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C~PÍTULO 2 
Ca,racterísticas · 
generales del 
concreto y del acero 

2.1 lntroducdón./ 2.2 Carutcríaacu Cofuerzo- · 
dcfonnaclón del concreto Jimplc./ 2,3 Efecto& 
del tiempo en el co..aeto eud~~:eddo./ 2.4 FaD· 
p./. 2.5 Móclwoo ·eJúticoa./ 2.6 Deformaciones 
por. cambiot de temperatura./ 2.7 AlpDu ca· 
n.ctcrínicu _de loa acentl de rdueno. 

2.1 Introducción 

El concreto es un material pétreo, 'artificial, 
\ -g):¡tenido de la mezcla, en proporciones deter· 
¡(\!'{, .. nadaS,' de cemento, agregados y agua. El ce· 
"\! *' · · :'iiento y el agua. forman una pasta que rodea 

a los agregados, constituyendo un material he· 
terogéneo. Algunas veces se añadrn ciertas sus· 
uncias, llamadas aditivos o adicionantes, que 
mejoran o modifican algunas propiedades del 
concreto. 

El concrj:to simple, sin refuerzo, es resisten· 
te a la cómpresión, pero es débil en tensión, lo 
que limita su aplicabilidad como materi·l' es
tructural. Paia' resistir tensiones, se emplea re' 

'· fuerzo de acero, generalmente en forma de ba· 
rras, colocado en las zonas doride se. prevé que 
se desarrollarárÍ tensiones bajo las acciones de= 
servicio. El acero restringe el desarrollo de las 
g¡ictas 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 refórzado, para reducir las defor· 
maciones debidas a cargas de larga duración y. 
p¡u-a proporcionar confinamiento lateral al ~on· 

(~'Ji,· 
~N-

•. ~~,· •. 

creta, lo que indirectamente aumenta su resi•· 
tencia a la comprelibn. 

La combinación de concreto simple con re· . 
fuerzo constituye lo que se llama concr~ro . 
rt!forzado. 

El concreto presfonado es una modalidad .. 
del concreto reforzado,, en b. que ae crea un es· · 
tado de esfuerzos de compresión en el conc~to 
antes de la aplicación de las acciones. De ~ste 
modo, los esfuerzos de tensión producidos por 
las acciones quedan contrarre•tacias ·o red u· 
cidoa. La manera mú común de prufor:r.&r con·· 
aiste en tenSar. el acero de refuerzo y anclario · 
en loa extremos del elemento.· . . 

. Para dimensionar esuu~turas de concreto re
forzado es necesari~utilizarmétodol que permi· 
tan combinar ei' ~oncreto simple y el acero. de. 
tal manera que se a¡irovéch~n.'·en forma ~adc:>·· 
na1 y econbmica .las característicaS ·espedales 
de cada uno de "ellos. ESto. implica el co~()ei· 
miento de eatas característica$'¡ en las páginas: 
siguientes se describirán algunas de las más im· .. 
portantes. 

Existen otras características de!' concrch•. 
tales como SU durabilidad, permeabilidad, ri:_sis. 
tencia al'fuego, a la abrasión, a la intemperie, 
etc., que no se tratarán, ya que no es necesario 

. su conocimiento detallado para estabkcer m< 
todos de dimensionamiento. El lector puede 
consultar a este respecto algún texto de tecno
logía del concret~, como las de Neville [ 2.2, 
2.19], el de Troxell, Davi~ y Kclly [2.1) a el 
de Orchard [2.S); recomendados ~J:final· de 

· · este ca¡:iítÚlo. 

2.2 Cáracteríltieas·esfuerzo-ddannaclón 
del concreto simple' ' 

·' ' 

Se ha indicado que 'el objeio pr1ndp31 deles· 
. tu dio del comporwni~nto del concreto i:l la 
obtención ~e las relaciones ·acción-respuesta 
del material, bajo la giuna total de saliCÍtiü:ianei 
a que P1;1Cde quedú sujeto: Es~ cuáctcrÍstidis 
acción-respuesta puedeñ describirse duamciuc 
mediante curva's esfúerio-dérormaéiéin de esp~· · 
címenes ensayados bajo distintas condiciones.· 
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Fl¡un 2.S Efa:to de la edad al cnaayar 
m la reslncnclL 

-"j 
! ..... 

&rECTO DE LA RELACIÓN ACUA/CEMENI'O 
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L.a resistencia del concreto depende de 1& 
relación aguaf.cemcnto: a mayor relación 
agua/cemento, menor resistencia. En 1& figura 
2.5 se presentan curvas csfuerzo-deforrnacl6n, 
correspondiente• a dlstlntaa rclacionea. 

Puede observarse en laa figuraa 2.8 y 2.11 que 
la forma de la curva eafuen:o-defonnación de· 
pende de la rcaiatcncia. Para reaiatenciubaju,la 
pendiente de la rama descendente es muy suave. 
Para resistenciaa altaa, la curva ea muy pronun· 
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ciada en auparte superior, ylaramaclescendcnte 
ea más corta. También se nota que la pcndlen· 

• te de la tangente inicial a la cu~ aumenta a 
medida que crece la rcaistenc:ia. 

La 'figura 2. 6 muc¡tra rcaultado1 de enaaycs · 
·de cilindros realizados a distintas velocidades de ··. 
carga. En este tipo de ensayes se apllc6 la car--.: ... 
ga a una velocidad constante y se mldi6 el tiem· 
po necesario para alcanzar la resistencia. :. 

28 
Edld del corcn10 en di• 

Flpn 2.4 Variación de la rcaistcacla con la edad. 

., 

5 



1110 

1110 

Q 

1130 
'j 120 

!,1~ 
Loo 
j 
a:: 

DO 

80 

p 

p 

o ~ 
2 
d 

Fl~UR 2.8 Efecto ele la relacióA de nbclta. 

EFECfO DE LA ESB&L TI.Z V DEL TAMIJIIO DtL 

ESPÉ.CIIdi.N 

El efecto de la relación de eabcltez a obre la 
rcaiuencia a la compreaión de un prisma se 
muestra de manera cualitativa m la figura 2.8, 
-l la que arbitrariamente ae ha tomado como 

) por ciento la resistencia de un espécimen 
,,m relación de eabeltez igual a dos. Como me
dida 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· 
cia baja, hana llegar al 85 por ciento, aproxi
madamente, para esbelteces de seis o más. Por 
el contrario, para especímenes de esbclu:ces. 
menores que dos, la resistencia aumenta inde· 
finidamc;¡te, y en teoría sería infinita para un 
espécimen de altura nula. 

E.n cspecímencs geométricamen teaemejantcs 
pero de distinto tamaño, la resistencia dismi· 
nuye, dentro de ciertos límites, mientras ma· 
yor sea el espécimen. E.no ea debido a que en 
materiu frágiles, como el concreto, la proba· 
bilidad de que existan zona.s de resistencia baja 
aumenta con el tamaño del espécimen. 1....a. fi. 

gura 2.9 muestra el efecto del tamaflo de u.~.;,;... 
c:ilindro en IU rcalazcncla ala compraiÓII. __ · __ _ 

2.2.2 Comprui6ra l1'iaMJ 

1m enaayes efectuados en cilindr01 de con· 
crcto bajo compmltm utaxlal muestran que 
la rcaiatcncia y la r:ieformadbn unitaria correa- · 
pendiente crecen al aumentar la pralón lateral 
de confmamicnto. En estos enaaycs, el atado . 
triaxiU de eafuen:os ae crea rodeando el capéci- · 
mcn ·de aceite a Cierta pn:a!ón y aplicando una 
carga axial huta la falla mediante diap01itlv01 
como el ilustrado csquemáticamente en la fi. 
gura ~.10 (a). . 

En la figura 2.1 O (b) ac prcscn~ c:urvaa e .. 
fuerzo-defonnacibn obtlinldas de loa cnsayea 
realizados por Branduaq¡ (2.6). Corresponden 
a diatinw preaionea de confinamiento lateral, · 
deade SS huta 286 kg/c:m2 • Se puede observar 
que el Incremento de la reaiatencia ea función 
directa del lni:remcnto de la pn:aión de conO·: 
namicnto. Con pn:slonea de confinamiento ade-. · · 
cuadu pueden obtenene reliszcnciu de mú 
de 1000 kg/cm~. 

El efecto de la prelión lateral sobre lamia• 
tcnc:ia se Uuatta en la figura 2.10 (e), donde se 
presenta una gr:l.fica del esfuerzo axial,f1 , ne
cesario para producir la falla del cilindro, contra 
la presión lateral,/2 • Los reaultados obtenidos 
de los ensayes pueden represcntane, aproxima
damente, por medio de la expresión 

(2.1) 

• CUindroa con rel.-:16n de ..,.Ita );u .. • d01 

20 30 40 eo eo 70 111 111 ·lOO 

O""'ovolanl 
Flpra 2.9 Efecto clcl umoAo • 
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a que las características de hu máquinu de en· 
saye hacen que el colapso ocurra súbitamente, 
una vez que ae alcanza la carga máxima. 

En la figura re muestra que las pendientrs 
de las tangentes iniciales a las curvas crecen al 
aumentar la velocidad. No es posiblr determi· 
nar en todos los casos la rama descendente. Al 
igual que en otros tipos de ensaye, las deforma· 
cienes correspondientes a las cargas máximas 
son del orden de O. 002. 

t., EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFOIWACJÓN 

Figura 2.5 Efecto de la relaci6n agu¡Jccmento. 

= puede observar que la resistencia de un 
>dro en el que la carga máxima se alcanza 
ontésimas de segundo es aproximadamente 
•or ciento mayor que la de uno que alcanzó 
uga máxima en 66 segundos. Por oua par· 
1ra un cilindro en que la carga máxima se 
1Za en 69 minutos, la resistencia disminuye 
xtmadamente en un 1 O por ciento. 
1 ensayes a velocidad de carga constante, 
1mas descendentes de la~ curvas esfuerzo· 
'macii:m no son muy extendidas, debido 

T1empo paro alcanlar 
el mh.mo asfutrzo 

• 0.041 ¡eg 

0.001 o. oca O.OOJ 

fe 
o;ur .. :!.G Uc:no Ól' b velocidad de c¡u-ga 

(limno [2.4)). 

La figura 2. 7 muestra curvas obtenidas en u· 
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, /<(DI>Ot) 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 características 
de la curva esfuerzo-deformación, espccio.J· 
mente sobre la earg11 máxima. Si la velocidad 
de deformación es muy grande, la rama de•cen· 
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 >icndo 
del orden de 0.002. Puede observanc qu ~ la 
resistencia disminuye muy poco con incremen· 
tu' imponantcs en la duración del ensaye. 

1.00 
= -¡ 

~ 0.75 

• ,. 0.50 
<:." 
~- i0.25 

o 

Figura 2.7 I-:íect" de: Jo velo1·,·dad d 
(Rüsch (2.5)). 

e dcform~oción 
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Flpra 2.11 Curva eafucnOodcfonna.cil>n en tc1111bn unlaxli.l. · 

muestra en la figura 2.12 (•). La cargue aplica 
a través de un material relativamente suave, 
como triplay o corcho. Si el material fuera per· 
rectamente elástico,. se originarían .csfuen:os 
de tensión uniformemente distribuidos en la 
mayor parte del plano diametral de carga, co
mo se muestra en la figura 2. 12 (b). 

La rcsis tcncia en tensión se calcula con la 
fó~mula: 

(2.2) 

deducida de la teoría de la elasticidad. (Vé:ue,' 
por ejemplo, la referencia 2.9.) · 

En la expresión (2.2): · 

P "' carga máxima 
d • diámetro del espécimen 
/• longitud del capécimcn 

.=:·, 
··, 

En realidad, el concreto no ca elástico y,~adc- · · 
más, la rcsillcncia en tenaión que ae mide no 
es la resistencia en tensión uniaxial como 1a: ., 

T enslttn 1 Com~rnlón 

d 1rb --+--trb 
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flaur& 2.12 Uisuihu&:i6n de r&fucr:un: y dpn de c.:ar,¡.l e u u·naión indirr.:la. 
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qur sr obtendría en el ens~re 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. F.sto se logra satisfactoriamcn· 
te con el ensaye brasileño. 

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

válida para 

donde 

(!. ) = resistencia en tensión del en-rb máx 
saye brasileño . 

f', = resistencia a la compres1on 
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 
f,, la resistencia en tensión es del orden de O.l O 
[,, mientras que para valores altos disminuye 
a 0.07 r:. 

· .::.1 conocimiento de la resistencia a la tensión 
del concreto es importante para el diseño en 
ten,ión diagonal y para otros tipos de eompor· 
tam1ento, en donde la tensión es el fenómeno 
predominante. 

2.2 .4 Fie:úón 

Para algunas aplicacione•, tales como pavi
mentos de concreto, es necesario· conocer 
aproximadamente la resistencia a la flexión 
del concreto simple. Esta se determina frecuen
temente e usa y ando un prisma de concreto li-

bremcntc apoyado, 1ujcto a una o dus ear¡:11.1 
· concentradas. l..a falla es brusca, con una grir· 

ta ·única que f111ctura el espécimen. 
1-:1 esfuerao teórico de u:nsión en la fibra 

inferior correspondiente a la rotul"ll se calcula 
mediante la expresión 

f.=~ , 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 lasecci6n tran•· 
versal del prisma. 

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

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

Se ha observado que el esfuerzo máximo de 
rotura en flexión depende, entre otras 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 re5is· 
tencia a la tensión, tiene varias desventajas. La 
principal es que el punto de tensión máxima 
se presenta en la superficie extema del espé· 
cimen, que está sujeta en forma importan·· 
te a esfuerzos de contracción originados por 
cambios en el ambiente. Por esta razón,la dis
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 de f, y f., ya que la relación 
depende del tipo de concreto. 

9 



2.2.5 Otnu condicionts di tsfrm'zos 

La detenninaci6n de la resistencia del con· 
creto simple a un estado de ~sfuerzo cortante 
puro no" tiene muchaimponanciapráctica, por· 
que dicho estado implica siempre la presencia 
de ten1iones principales de la misma ma¡¡nltud · 
que el esfuerzo cortante, las cuáles ori¡¡inan la 
falla cuando el elemento podría aún Joponar 
esfuerzos cortantes mayores. Algunos procedl· 
míen tos indirectos indican que la resistencia al 
esfuerzo cortante es del orden del 20 por cien
to de la. resistencia a. la compresión. 

También se han realizado ensayes en concre
to aimple aujetando espcc!tnenes de diversos 
tipoa a otraa combinaciones de esfuerzos. Enue 
éa toa. cabe mencionar los ensayes efectuados 
por McHenry [ 2.1 O], utiliundo ~Uindros 
huecos aujetos a una pm~ibn interior y a una 
carga axial longitudinal, en loa que se pro~ca 
un catado combinado de esfuerzos de tens16n 
y compresión; loa llevados a cabo por Bresler 
[2.11!. sometiendo. cilindros a combinaciones 
de esfuen.os de torsión y compresión axial, y 
loo de Kupfer, Hilsdorf y Rüsch [2.12) en pla· 
cas y pris:naa cargado& a través de diapoaitivoa 
especiales, para e.~tar alteraciones de loa ca· 
tado& de cafuerzos estudiado&. 

2.2.6 Criterio de falla 

A pesar de los estudios que se ha.n realizado 
no se tiene todavía una teoría. de falla sencilla 
y que permita predec: c:11 precisión acepta
ble la. resistencia del concreto simple. Se ha 
intentado hacer adaptaciorvs, entre otr.u, de 
las teorías de Mohr, de Coulomb, de esfuer-
7 os cortantes y de dcformacionea limitativas. 
K. Newman yJ .Newman han utilizado con bue· 
nos resultados criterios de falla basados en teo
rías encrgóócas, las cuales parecen ser las más 
adccuadu para el cuo del concreto [2.15]. En 
la referencia 2.14 se presenta un resumen de 
los estudios efectuados para determinar la re
wtencia del concreto a estados combinados 
de csfucr~o• y las di.otintu teoríaa de falla 
que ae h .. u propuesto huta la fechL 

2.5 Efec:tol del tiempo ca el concreto 
CDdiii'Ccido 

2.!1.1 Conctptos gmnvlu 

Cuando ac aplica una arp a un espécimen 
de concreto, éatc adquiere una defonnac16n 
inic:ial. Si la C&IJ' pcmwlcCC aplicada, la de
formac:i6n aumenta con el ~empo, aun cuando 
no ac Incremente la carp. 

Laa defonnac:ionet que ocurrcn con el tiem
po en el toi\Q'Cto ae deben eacnc:ialmcnte a d01· · 
cauua: contracci6n y flujo plútico. 

lA li¡ura 2.15 muestra una curva típica de
.fonnacl6n-tlempo de un espécimen de concre
to bajo carga comtante. La forma de la curva 
y lal magnitudes relatlvu son aproKimadamen• 
te las milmas, sea la accl6n de flcKión, com· 
presl6n, teml6n o tonl6n. En el eje vertical ae 
mucatra la defonnac16n y en el hori:r.ont~, el 
tiempo, ambas variablca en eacala. aritmética. : 

Se puede ver que al aplicar la carga'en un 
tiempo relativamente pequel\o, el concreto tU· 

frc una deformación inicial, que para cfectoa 
práctico• se puede comidcrar como lnstantá· 
ni:.L Si se mantiene la carga, el concreto sigue 
deformáÍI.dasc:, con una velocidad de defonna
ci6n grande al principio, que disminuye p 
dual m en te con el tiempo. ': .. 

Aunque para efectos prácticos puede !conai~ · 
dcrarse que la curva tiende a aer u in tótica ra
pccto a una horizontal, se ha comprobado que 
la deformación aigue aumentando aún dcapuéa 
de muchos añoa. Sin embargo, aproKimada
mente el 90 por ciento de la deformación total 
ocurre durante el primer año de aplicación de 
la carga. 

Si en cierto momento se descarga el espéci
men, se produce una recuperación instan· 
tánea, seguida de una recuperación lenta. La 
recuperación nunca es total; siempre queda 
una deformación pcnnanente. · 

En la figura 2.15, la curva de trua cÓntinuo 
.representa las deformaciones de un espécimen , 

1
. 

sujeto a una carp constante, la cual c:s retirad& · 
despuéo ~ cieno tiempo. lA línea de trazo · 
interrumpido representa Lu deformacionc:s que 

10 
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Flpra 2.1! Curva típica dcfonna<:ióo-tiompo, br,jo coadicioa01 ~mbicatalco conotantco. 

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

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

2.3.2 Contracción 

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

Los factores que más afectan la contracción 
aon la cantidad original de agua en la mezcla y 
las condiciones ambientales especialmente a 
edades lt:mpramu. Como generalmente un con
ere to dt dlta rc~lslencia tiene menos agua que 

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

Para la misma relación agua/temen to, la con· 
tracción varía con la cantidad de pana por uni· 
dad de 11olumen. llna me:r.cla rica en pasta . 
(cemento más agua) ae contraexá más que otra 
pobre. 

l..a 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 
•:;Jremente, la contracción no produciría ni 
esfuerzos, ni grietas. 

Si el curado irúcial 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 0.0010. Nonnalmente, la 
mayor parte de la deformación por contracción 
ocurre en los primeros meses. 

2. S. S Flujo püístico 

El flujo plástico es un fenómeno relacionado 
con la aplicación de una carga. Las teorías que 
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ac han desarrollado para cxpl:carlo son comple
jas y caen fuera del alcance de elle texto. Puede 
consultan e a cate rcapecto la referencia 2.1 !i.Sc 
trata esencialmente de un fenómeno de defor· 
mación b~o carga continua, debido a un re-_. 
acomodo interno de lu partículas que ocurre 
al mismo tiempo que la hidratación del ce
mento. 

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

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

En la figura 2.15 se observa que la deforma· 
ci6n 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 plútico son las propiedades 
de los materialea constituyentes del concreto, 
las proporciones de la mezcla y la h_umcdad 
~~rn~ ; 

í 1.2 

1~ 

E.¡ interesante mencionar que, como d flujo 
pliltico aumenu. con d nivel de carga, ate 
fenómeno ticrtde a aliviar lu zonu de múl· 
m o esfuerzo y, por lo tanto, a uniformar los 
esfuerzos en un demento. 

2.S.4 Ef~eto tk la p~T1'111111nu:i4 tk la e11rp 

E. importante conocer d porcentaje de la 
rcsis~~ncia que puede aoportar una pieza de 
concreto en compreaión sin fallar, cuando la 
carga se mantiene Indefinidamente. En la figu •. 
ra 2.14 ae muestra el efecto de la permanencia 
de una carga según loa ensaye& de RU.ch [2.!5 ~ 
En el eje horizontal se representan deforma· 
clones unitarias, y en el ~e vertical valores re· 
lativos, f.! f., de los esfuerzos aplicados con 
respecto a la resistencia en una prueba de cor· 
ta dumci6n (20 minutos aproximadamente). 

Se presentan curvas esfuerzo-deformación 
obtenidas de especímencs sujetos a dlstlntu 

. velocidades de deformación, con lo que se 
produjeron fallas a diferentes edades. La línea 
de trazo continuo corresponde a un espécimen 
·en el que la falla se produjo en 20 minutos. 
Las curvas de e:specimenes llevados a·Ja falla 
en 100 minutoa y 7 dí u· se prcsentan contra· 
zo discontinuo. 

1,0 ..)... L.lmlll de 11111 E,, r=20ml71-• ._. 
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¡ente a un punto determinado de 1& CUI'\'a u
fuerzo.deforrnaclón y el módulo ICC:IIIte entre 
dos puntos de la mi1rna. Para tomar en cuenta 
los efectos de cargu de larga duración en una 
forma aimple, ae utUizan a vece1 módulo• elú· 
ticoa menorca que los corre1pondientes a lu 
definiciones mencionadu anteriormente. 

El módulo secante 1e un en cnuyca de labo
ratorio para definir la deformabilidad de un 
concreto dado. La ASTM ( 2.17] recomienda la 
pendiente de la linea que une lo1 puntos de 
la curva correspondiente a una deformación de 
0.0005 y al40 por ciento de la carga máxima. 

Se ha observado que, despué1 de varios el· 
el os de carga y descarga a esfuerzos n:lativamen· 
te pequeños, la relación esfuerzo-deformación 
tiende a convertirse en una relación práctica· 
mente lineal. Como es dificil determinar el mó
dulo tangente ·Inicial de una maner& rcprodu· 
cible, se recurre a veces a aplicaciones previu 
de carga y descarga, con objeto de rectificar la 
curva esfuerzo-deformación, y se con1idera 
la pendiente de la curva uí obtenida como d 
módulo de eluticidad. El método pua deter· 
minar el módulo tangente en cita formue de~o 
cribe con detalle en la rcferenci& 2.17. El mó
dulo de eluticidad es función principalmente 
de la resistencia del concreto y de IU peso vo. 
Jumétrlco. Se han propueno variu cxprcllionca 
para predecir el módulo de eluticidad a partir 
de estas variables. Por ejemplo, el Reglamento 
ACI presenta la ecuación 

. ··- .Jf;_lO 
E e= wl.~ J.XtlO ../?; (2.5) 

donde E e es el módulo de elasticidad en kg/cm2, 

w es el peso volumétrico del concreto en ton/ml 
y r; es la resistencia del concreto en kg/cml. 
El Reglamento del D.F., propone la ecuación 

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

que es aplicable únicamente a concretos fabri· 
cados con agregados típicos de la ciudad de 
Méxicn. Estas ecuaciones dan únicamente va· 
lurcs aproximadc;ts, porque existen otras varia-

bici ilnponanra; como el tipo de appdo. Lu 
dilerenc:lu entre l01 valorc1 rcalet y l01 clleu-

.' lado• con cata ecuaciona pueden ICl muy 
1randca. Cuando ec requieren eltimaciona de 
cierta prccblbn, conviene detennlnar el m6dulo 
de eluticidad del concreto Ulado en particular. · 

En ugli.nOI &Mlilil elútic:OI le IUelen cm• 
picar G, el mbdu.lo de eluticidad al edueno 
cortante, y ¡¡, el coeficiente de Poiuon. El pri
mero 1e tom& comúnmente como fra<:clón del 
módulo de eluticidad que ecuaaencomprelión, 
del orden de 0.4. Expcrimentalmcnte,ec hade· 
terminado que el •cgundo varía entre 0.12 y 
0.20. Con frecuencia K 1upone 1' igual a 0.18. 

2.6 Defonr•cionc1 por ·camblo1 de 
temperatura · 

El concreto esti 1ometldo a cambio• volu· 
métric01 por tempentura. Se han determin&do 
algunos coeliclentea térmic01 que OICíl&n entre 
0.000007 y O.OOOOll de deformaclbn unitaria 

. por srado centígrado de cambio de tempera· 
tura. · Los valorea Ulteriores corresponden a 
concreto de peso volumétrico normal (del or
den de 2.2 ton/m1 ). P&ra concretol'fabricadoa 
con agregado• ligero•, lo• coeficiente• pueden 
ser muy distintos de los mencion&dos. 

2. 7 Algunas caracterlaticu de loa acero• 
de refuerzo 

El acero para reforzar concreto se utiliz.a en 
distintas fonnas. La más común es la barra o va· 
rilla que se fabrica tanto de &eero laminado en · 
caliente cumo de &eero trabajado en frío. En lat 

~ .figuras 2.15 y 2.16 ae muestran curvu de.am• 
bos tipos de acero, típicas de' barras europeu. 

Los diámetr01 utualcl de lu barru produci· 
das en México, varí&n de 1/ 4 pul¡ a 11/ 1 pul¡. 
(Algunos productores han fabricado banu co
rrugada de 1/u pulg, 1/n pul¡ y 1/u pul¡.) 
En otro pa!ses se usan diámetros aun mayorca. ·' 
Todas lu barru, con exccpcibn del alambr6n . 
de '/• P.ulg, que generalmente ca üso, tienen 
conugac•ones en la superfacie, para mejorar 
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Sr muestran ademá5 dos cnvol\'entes: la in· 
feriar, llamada limilt dt tkjormllción y la SU· 

perior, /z"milc de falla. La primera muestra la& 
de formaciones máximas que se obtienen al apli· 
car indefin;damente distintos porcentajes de 
la resistencia, inferiores a un cieno v-..Jor críti· 
e o. La segunda envolvente indica las deforma· 
ciones a la falla, correspondientes a porcentajes 
de carga superiores al valor crítico. La inter· 
~ccción entre estas dOs envolventes indica, teó
ricamente, el porcentaje de la resistencia por 
debajo del cual el espécimen puede soportar la 
carga indefinidamente. 

E.n lo 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. E.n cambio, si se le sujeta solamen· 
te al 40 por ciento de su resiHencia de corta 
duración, el espécimen sufrirá una deforma· 
ción del orden de 0.0025 después de un tiempo 

·uy largo y mantendrá su carga indefinida· 
!ntc. 
Se puede decir, con cierto gra'do de seguri· 

dad, qur el concreto puede tomar indefinida· 
mente, sin fallar, cargas hasta derso pof'i:iento 
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· 
mc:ntos de concreto sujetos a rcpeticwnes de 
carga. Cuando un elemento falla despuél 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 de m en· 
to de concreto en compresión no puede sopor· 
tar indcfinid~ ::lt:lltc fracciones de su resistencia 

táti.:::.t ::· ~ ¡ ~.: ~;, ~tu~.: un 70 por ciento. Cuan
lO z un t..:h:~cnlo de concrelo se le aplican 

MOdiiiDI rllillitDI 41 

compresiones del ordm de lA mitad de su r~•i>· 
tcncia estoítica, falla después de ilproximad ... 
mente die• millones de repeticiones de carga. Se 
ha encontrado también que si la carga se apli· 
ca intercalando periodos de reposo, el nú· 
mero de ciclos necesario para producir la fallo 
aumenta considerablemente, 

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

Se puede estimar que el concreto simple en 
compresión, toma die• millones o más dr re· 
peticiones de carga al 50 por ciento de su resis· 
tcncia estática. En flexión, el mismo número 
de aplicaciones puede alcan;¡arse con ciclos de 
carga y descarga con valor máximo del orden 
de S5-50 por ciento de su resistencia estática. 
Se han hecho estudios limitados de fatiga en 
torsión, que tienen un interés práctico menor. 

Para cienos materiales, como el acero, se 
ha encontrado que, aplicando ciclos de carga 
y descarga y llevando. el esfuerzo máximo has· 
ta un cieno 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 hilya compro
bado la existencia de límites semejantes. f.n las 
referencias 2.16 y 2.18 se tr:uaampliamemcel 
tema de fatiga en el concreto. 

2.5 Módulo• elá•tiau 

P..,ra..estimar deformaciones debidas a cargas 
de cona duración, do~de se puede admitir un 
comportamiento elástico sin errores importan· 
tes, es necesario definir un valor del módulo 
de elasticidad. Del estudio de las curvas esfuer· 
zo-deformación mostradas, resulta obvio que 
el concepto convencional de módulo de clastici· 
dad no tiene sentido en concreto. Por lo tanto, 
es ncces¡ujo recurrir a definiciones arbitrarias, 
basadas en comideraciones empíricas. Así, se 
puede dcfmir el módulo tangente inicial o tan· 
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Tabla 2.1 Diímctru&, pnol, área&, y pcrímcuoa 
d< biiTII. 

B1rn DidmttrD ,liD A"a ''""''rro 
Nú"" pul¡ mm lit/m Cllll Clll 

2 l/4 6.4 0.248 0,,2 1.99 
2.~ ~/16 7.9 0.!88 0.49 2.48 
! !/8 9.5 0.~59 0.71 2.98 
4 l/2 12.7 0.995 1.27 !.99 
~ ~/8 \U 1.&~2 1.98 &.00 
6 5/4 19.0 2.255 2.8~ 6.00 
7 7/8 2:.2 ,,042 5.88 6.97 
8 l 2& •• !,975 &.07 7.98 
9 1-1/8 28.6 ~.028 6.41 8.99 

10 1·1/4 51.8 6.207 7.92 9.99 
11 1·5/8 94.9 7.& 1\ 9.68 10.96 
12 l·l/2 58.1 8.9!8 11.40 11.97 

08Sf.II.YACIONE.5 

Lm c1Jámetro1, ircu y pn01 11 ajunan a la nonaa dt la 
'Secrcuría de Comercio, NOM B&-1974. Se¡Qn cna norma. 
el diámetro nominal y el &rca ele una barn corresponden 1 

loa .,_ lC'Ddria una bun lY&, sin corNpciona, del mismo 
peso por metro Uneal¡ _toc1u laJ barTU, con exccpclón de la. 
No. 2, cttin COfNJ&daa. 

En México se cuenta con una variedad rela· 
tiv~mente grmde de acero• de rcfucn.o, Lu 
bnrru laminadas en caliente pueden obtener· 
se con llmi tes de fluencia desde 2 so o hasta 
.¡ 200 kg/cm 1 • El acero trabajado en rr!o al· 
canza limites de flucncia de 4 000 -a 6 000 
k g/ cm 1 . En la figura 2.17 se repreaenta la gráli· 
ca esfueno-ddormación de un acero trabajado 
en frío, fabricado en México. En los países 
escandinavos se usan varillas con límites de 
fluencia hasta de 9 000 kgfcm1

• 

Una propiedad importante que debe tenerse 
en cuent.a en refuer:z.os 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, ~ue es una medida indirecta de ductilidad 
y un índice de su trabajabilidad. 

Se hK empezado ngcneralizar el uso de m:allas 
como refuerzo de losas, muros y al¡¡unos ele· 
mentus prefabricados. Estas m;.Ülas están Cor· 
mad;¡s por ;ll;~mbrc• lisos unidos por puntos de 

1000 

"1 
! 4000 .... 

2000 

o 0.00'1 0.001 o.o 12 

'• 
fl¡un 2. 17 ortru:a cafuerzo-ddormaclbn de un acero · 
ele alta rctiotencla, oin límite de 1\uencia definido, de 
(abrk:adbn nacional. 

aoldadura en lu intene~cionc:a. El a~ero ea del 
tipo trabajado en frío, con refuerzoade fluc:ncia · 
del orden de 5 000 ksJ~m', El eapaeiamiento 
de los alambres varia de ' a 40 cm y los di'· 
metro• · de 2 a 7 mm, aproximadamente. En 
lllgunoa paiaea, en lugar de alambrea lisos, ae. 
usan alambres con .algún tipo de Irregularidad 
auperficial, para mejorar la adherentla. 

El acero que se emplea en estructuras pret• 
for<tadu et de rcsiatcncia francamente superior 
a la de los aceros descritos anteriormente. Su 
resistencia última Yar;a enue 14 000 y 22 000 
k~lcm1 y su límite de fiuencia, definido pur 
• :sfuerzo correspondiente a una deformación 
permanente de O. 002, entre 12 000 y 19 000 
k~cm2 • · · 

.fo_mo ilustración, en la figura_ 2.18 se pre-"-. 
sentan, atendiendo al grado de calidad, algu· 
nas curvas esfuer:&o-deformación para distintos 
tipos de acero, y ~os curvas esfueno-deforma
ción para concreto con una resistcncia.de 250 
kg/em1

,. correspondiente• a cargas de corta y 
larga duración. 

F.l módulo de elasticidad ele los distintos ti
pos de acero cambia muy poco. De la comp . 

.. 
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Fi¡ura 2.15 Curvas educn.o fleform~ión de aceros laminados en caliente para banu de refuerzo d.e fabrica
ción curope&. 

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 identificarlas. 

Generalmente el tipo de acero se caracteriza 
por el límite o esfuerzo de fluencia. Ea te lími· 
te se aprecia claramente en la.s curv.u; esfuerzo
deformación de barras laminadas en caliente, 

10000 

2000 

o 

.. . .. •.. 

0.06 

como se ve en la figura2.15. El acero trabajado 
en frío no tiene un limite de flucncia bien de· 
finido (figura 2.16). En este caso, el límite de 
fluencia aucle definirse trazando una paralela 
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma· 
ci6n desde un vá.lor de la deformación unitaria 
de 0.002; la intersecci6n de esta paralela con 
la cúrva define elHmite de flucncia . 

0.10 0.15 
€, 

F~n.. .2.16 Curvas csfucrzo-dcronnaciOn de acero trabajado• en frío'para banu de refu.cn.o de fabricación 
cu.ropc.a. 
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Fisura 2.18 Curvas comparati\·as para acero y concreto 

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

elemento d~ c:oncreto reforzado sujeto a cum· 
presión IIXial, el colapso del conjunto estar.i 
regido por la dc:fonnac:ión del concreto que, 
bajo carga¡ de larga duración, puede ser hana 
d~ 0.010 6 0.012. Para esta dcConnacion, el 
acero tendría apenas una deformación del or· 
den COrTe&pondic:nt~ a SU límite de fiucncia. 

Las características de adherencia de los dis· 
tintos aceros, y su infiuencia en el diseño, se 
presentalin 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 adhesion entre el concreto y el acero de 
refuerzo. 

Para el diseño •e supone que la curva es fuer· 
zo-defonnación del acero en compresión es 
idéntica a l• cuNa csfuerzo·dcConnación en 
tensión. La curva en compresión es difícil de 
detenninar en el caso de barras, debido a dec· 
tos de e•beltez. 
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS 
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL 

Carlos Javier Mendoza Escobedo (I) 

RESUMEN 

Se.deeerminan las propiedades mecánicas de loa concretos fabricados con agrega
dos tipicos del Distrito Federal y se establecen expresiones que permiten deter
minar las variaciones .de las resistencias a compresión y tensión, del módulo de 
elasticidad, de la relación de Poisson, del módulo de rigidez por cortante, de 
la contracción por secado y de la deformación diferida, a tr~ves 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 
fabricación de concreto, tienen caracter1sticas fS:Sicas que difieren de .las es-· 
pecificadas en las normas relativas. Entre las discrepancias más notorias se 
pueden mencionar el peso especifico, la absorción 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 rnayores que los usuales., haciéndose evidente, por 
estas y otras causas, l'a diferencia entre el comportamiento de los concretos cu
racterísticos del Distrito Federal y los comunes. 

PROPIEDADES MECANICAS 

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

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

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

Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos a~ hicieron pro
porcionamientos para resistencias nominales de 200, 300 y 400 kg/cm 2 • En todos 
los casos se usé un factor de sobrediseño de 50 kg/cm2 • En las mezcles con re
sistencias nominales de 200 y 300 kg/cm 2 se buscó un revenimiento de 10 cm y pa
ra la de qQQ 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 caracteristicas 

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

Resistencia a compresión. Laa edades de prueba fueron 7, 28, 90, 360 ~ 1825 
d1as;cada resultado representa el promedio del ensaye de tres especimenes compa
ñeros. 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 loa 28 d1aa, Ca
be mencionar que loa incrementos de resistencia con la edad fueron mayores en 
aquellos concretos con menos polvo. La expresión sugerida resulta ser: 

fe • t f' , en kg/cm2 

8. 4 + O. 7 t e 

Resistencia a tensión. Se hicieron especimenes cil!.ndricos para ensayarlos a 
tensión por medio de la prueba indirecta, as1 como vigas para determinar el mó
dulo de rotura. Las expresiones que correlacionan las resistencias a tensión y 
compresión resultan ser: 

Tensión indirecta, fig 2 ; por flexión, fig 3 

, en kg/cm2 , en kg/cm 2 

Módulo de elasticidad. El ~ódulo de elasticidad se obtuvo a partir de las grá
ficas esfuerzo-deformación de espec1menes ensayados a compresión. Se us6 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 ea, fig 4 

E • 8500 1 f' 
e e 

Relación de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 dias de especimenes cilin
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig 5 se observa que la 
relación de Poisson varia con la resistencia y que se puede relacionar con ésta 
con la expresión 

~ g 0.22 +·0.00026 f' 
e 

habiendo dcanzado un valor medio de O. 30, superior al intervalo usual. recomenda
do para el co~cn ... o (0.15 - O. 20) .. 

Módulo de rigidez por cortante. 
laci6n de Poiss~· conocidos, se 
Para los concretos de agregados 

Con los valores de módulos 
pueden estimar el módulo de 
andcsíticos resultó ser = -

G = 3300 ,1 f' 
e 

, en kg/cm 2 

de elasticidad y re
rigidez por cortante. 

Deformación unitaria (&0 ) 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 expresión s;guien
te, fig 6 

c
0 

g 0.003 + 2.8 x ¡o-' f~ 

Los resultados de los ensayes condujeron a un valor medio de esta deformación (c
0

) 
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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 expreai6n 

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

Concretos and'es'l.ticos con exceso de polvos: (del orden del 20%) 

t0.88 
(ces>~ • -=--::-0 -:8:-::-8 x o. 001 

51 +. t • 

Concretos andes1ticos con pocos ~olvos (del orden oel 8%) 

t' (e: ) " X 0.001 es t 53 +· t 

en ambos casos t debe expresarse en días. 

Deformacion diferida. Esta ·deformacion se estimó en funcf6n del coeficiente 
de daformacion diferida (C ), el cual es igual Ct. e:t- i , siendo &e, la de
formación unitaria alcanzaáa en un tiempo t y e:i, la defSrmación unitaria ini
cial al aplicar el esfuerzo de compresion, igual a 40 por ciento del esfuerzo 
máximo. 

• 

'· 

El valor del coeficiente último (Cu), estimado para un tiempo infinit~, ~ara los 
proporcionamientos usuales y para las condiciones ambientes de la ch::!au de 
México, variarán de acuerdo con el contenido de polvos observados en los materia
les componentes, fig 8. Las expresiones encontradas para calcular el vslJr de 
este coeficiente para un tiempo cualquiera t, en dias, se indican a continuación: 

= - ' --

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

ce 
t0.60 

X 4 D 

lO+ t0.60 

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

ct 
t0.55 

X 2. 5 = 
ll + t0.55 
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Con~racción por secado en condición es~¡ndar. Tomando en cuenta los 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 

to.ss 
X 0.0013 

Grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

t 
~t D 53 + t X O;QQ13 

En estas expresiones el valor de t se debe tomar como el número de dias 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 dcfonnación dife
rida última están la edad a la que se aplica la· carga, la humedad relativa, y el 
revenimiento, los cuales incrementaron los valores alcanzados en los ensayes. 

El coeficiente de deformación diferida en condición estándar para cualquier ed•><• 
(en días) se puede determinar con las siguientes expresiones; ... 

Grava ancles:ltica y arena andesítica con exceso de polvo& 

ro. 60 
ct • o 60 5.65 

lO + t : 

Grava andesitica y arena andes:ltica con pocos polvos 

t0.55 
e • --=--0-5-5 3.12 

t ll+t" 

Al igual que en la contracción por secado los coeficiL.>tes calculados para la 
deformación diferida, deberán ser afectados por los factores d~corrección para 
~amar en cuen~a las caracteria~icas par~iculares de los concre~os 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 andesiti
cos, en la fabricación de concre~os, conduce a obtener concretos con deforma
ciones mayores que las usuales. 

2. Dadas las discrepancias encontradas entre las expresiones usuales y las 
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determinadas en este estudio para estimar la resistencia del concreto ea~ 
como sus deformaciones s corto y lar¡o plazos, ae requiera modificar lo• pe• 
rámetros usados convencionabDente en los diseños estructural .. para obtener 
mejor concordancia entre el comportamiento ••timado en al diaeño Y el alcBD
zado en laa estructuraa realaa. 

3. La contracci5n por ••cado registrad• fu• inversamente· proporcional al conte• 
nid~ de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcional al contan1• 
do de polvos en las arenas utilizadas y al revenimiento de laa mezclas utili· 
z:adas. 

4. Para un mismo tipo de agregado grueso al empleo da araaaa con muchoa fino• 
incrementa notoriamente al coeficiente de la deformación diferida. Eate coe
ficiente también aumentara en forma apreciable al incrementarse al reveni
miento del concreto. 

RECOMENDACIONES 

En relación con' loe materiales ·.p~treoe ea buacarl, por una parta, emplear agre
gados gruesos que presenten le mayor densidad posible y agregadoa finoa con al 
menor contenido de polvos qua 1aa factible desda al punto de viata acon6mico. 
Estas dos caracterbticas conducirln a obtener concretos, para una resistencia·. 
dada, con mayor miSdulo .. ele elaaticidad y, por tanto, con menor eleformaciiSn inl~¡ 
tant,nea, menor contrace16n por aecado, porque hay mayor reetricci6n a aataa de· 
formaciones, y menor d'eformaci5n diferida, ··' ,, 
En cuanto s las mezcl11a de concreto &11 amplaari.n aquellas con mayor contenielo ele 
agregado gruaao compat_iblll .con la trabajabilielad ele la misma. Lo anterior con.
ducirl a menorea consumos da agua lo que e au ve: aa traduce en menor contenielo 
de vac:!os y por !:ante mayores reaial:anciee ralativaa, manora1 daformacionea y'· 
contracciones, as! como menor deformaci5n difarida, 

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

En relación cor ·~·modulo de elasticidad estst~co, las expresiones propuestas 
por los diferen1:es reglamentos de construcción (ACI 318, RDF) sobrestiman loa 
valores alcanzados ~on los concretos andesiticos, por lo que se recomienda em
plear la expresión propuesta en este trabajo para predecir las deformacionea a 
corl:o plazo de las estructuras hechas con~ este material.· 

Al igual que los otros parámetros la relación de Poisson y el módulo de rigidez 
por cortante determinados para el concreto andesitico, difieren de loa valores 
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de eatoa 
concretos conviene emplear los valores sugeridos. 

Ls deformación correspondiente al esfuerzo máximo es usual considerarla igual a 
0,003, &~n embargo, el resultado de los ensayes indican que esta deformac~n al-
canza un valor promedio de 0.0044. · 

(. ,, 

,, 

'·· 
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En relación con las deformaciones a largo plazo, tanto las originadas por la 
contracción como por la deformación diferida, pueden estimarse con buena preci
sión con los coeficientes determinados de los resultados de loa ensayes, ain 
requerirse de.correcciones.por características del material y medio ambiente 
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados son caracter1sticoe de 
los usuales en el irea metropolitana de la ciudad de México, y las condicione• 
de curado representan también las usuales en esta lrea. 

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

Com~ las deformaciones y agrietamientos alcanzados a largo plazo en los concre
tos csracteristicos del D.F. son mucho mayores que los esperados usualmente, ae 
deben tomar en el diseño las precauciones necesarias para restringir estos efec
tos con el acero de refuerzo u otros medios adecuados. 
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MATERIALES 

INFLUENCIA 
DE LOS AGREGADOS 
EN LOS CON-CRETOS 

ESTRUCTURALES DEL D.F. 
In¡. Carlos Javier Mendoza • 
In¡. Manuel Mena Ferrer .. 

RESUMEN 

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

SUMMARY 

The effect.s of the finest part of andesitac sands and of 
the intrinsic characteristics of limestones and andesitic 
gravels, available in Mexico City, in thc properues of 
fresh and hardened concrete are analyzed. Also, 
recommendations for improving the propertíes of these 
concretes are given. 
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los concretos utilizados comúnmente 
en la Ciudad de México presentan der· 
w defiCiendas, originadas en algunos 
casos por la calidad de los materiales 
componentes y en otros por las practi
cas constructivas empleadas. Entre las 
dehdendas m.1s notorias se pueden se
llalar las siguientes: 

a) La deficiente calidad de los agrega· 
dos empleados prop1cia que los con
cretoS tengan propiedades inadecua
das como bajo módulo de elastic~ 
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 rcsi>· 
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 edilicios. 
y dar lugar a flechas excesiVas y agne
tamientos inaceptables. 

e) Las pruebas de control de calidad 
realizadas po· difererres laborato
rios' indican qu• c.... relativa fre
cuencia los concretos no cumplen 
con los requ1sitos de < .11idad espe
cificados y que la P• o porción de 
mezclas con resistencias inferiores a 
la especificada llega a cerca de un 
30%, sobre todo para algunos valo
res de k. 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 anteroores tienden a 
agud1zarse con !os llamados concretos 
"bombeables·, cuando se usan mezclas 

·. ' 

. -
ws y proporoones excesivas de arena. 

Por todo lo mencionado se opina 
aue las caraaerlstica5 y propiedades del 
concreto que se ha utilizado normal
mente en la Oudad de México no son 
las m.1s 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 par¡! aquellas apli
caciones con mayor requerimiento es
tructural. 

Con el propósito de evaluar los efec
tos de ciertos cambias que en la relati
vo a la calidad de los agregados pije
den realizarse, se disenó un programa 

que se llevó a caco s1mu1taneamente 
en tres diferentes lahoratonos mde
pendientes de laOudad de México. En 
este trabajo se analizan loi 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 modif1cae1ones pnn
cipales en los agregados: 

a) Emplear gravas de mejor calidad que 
las actuales de andesita y basalto e¡· 
cori!ceo. 

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

TABLA l. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS 

GRAVAS ANDESITICA 

CONCEPTOS S-10 mm 10-20 mm 

1. Material más 
lino que la 
mall• No. 200, 

2. Densidad 

3. Absorción, 

4. Sanidad en sul· 
fato de sodio, 
pérdida en 

5. Abrasión en Má· 

1.60 

2.42 

4.54 

9.8 

quina LosAnge· 23.8 
les, pérdida en 

6. Coeficiente 
volumétrico: 

Por tam<ños 

Grav• total 

7. Pesos volumé
tricos: 

0.34 

Suelto, kg/m' 1256 

V•rillado, kg/m' 1354 

0.40 

2.41 

4.19 

14.7 

27.1 

0.37 

0.36 

1266 

1370 

CALIZA 
TRITURADA 

S-10 mm 10-20 mm 

0.67 

2.63 

0.82 

8.0 

17.5 

0.13 

1366 

1517 

0.19 

0.75 

2.63 

0.68 

7.4 

14.9 

0.22 

1348 

1528 

NORMA 
ASTM 
C-33 

1 m1> 

12 m1x. 

50mb. 
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rABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS 

IDENTIFICACION 
( 1 FINOS) 

:ONCEPTOS 

l. Módulo de finura 
2. Material más fino 

que la malla No. 
200,'1ó 

3. Densidad 
4. Abwrción,% 
5. Sanidad en sulfato 

de sodio, pérdida 
en'ló 

6. Pesos volumétritos: 

Suelto, k&fm' 

Varillado, kg/m3 

7. Materia orgánica, 
. tolor respecto &1 

limite 
8. Equivalente de 

arena,% 
9. Limites de ton

sistencia; 

Limite liquido, !O 

Limite plástito,!ó 

Indico plástico 

Contrac.ción 
lineal, !ó 

•. Arena andesltic:a lay¡da 

propiedades pi~ ·•ica'. 

(1.8,. 

3.44 

1.8 

2.40 
5.85 

5.67 

1396 

. 1531 

. lnf . 

82.9 

17.2. 

. ln&p.: 

ln&pc. 

0.0 

Para cuantificar qué tanto pueden in
fluir estas modificaciones en las propie
dades del concreto, se realizó un estu· 
d1o comparativo que incluyó mezclas 
con dos t1po> de grava (andesític.a na· 
tural y cahza triturada), anca arenas an· 
desit1cas con diferentes contenidos de 
finos y ~na arena de referencia, no an
desitlc.a, que cumplió con los r~uisitos 
fi>icos de la norma ASTM C33. 

En cuanto al cemento, se optó por 
emplear cement» portland tipo 1 como 
único matenal Lcmentante y no usar 
ad1uvo; en ia preparación de las mez· 
das. 

(7.7) 

3.00 

7.7 

2.28 
5.87 

10.54 

1392 

1590 

lnf . 

66.0 

23.1 

ln&p . 

ln&p. 

2.10 

Cemento 

ARENAS ANDESITICAS 

(9.9) 

2.60 

9.9 

2.40 
4.38 

1443 

1690 

lnf. 

59.3 

19.0 

ln&p. 

In& p. 

0.0 

(16.7) 

2.97 

16.7 

2.37 
4.9.t 

1440 

1635 

lnf. 

65.4 

21.1 

ln&p. 

ln&p. 

1.95 

(19.3) 

2.78 

19.3 

2.30 
7.93 

1450 

1624 

lnf. 

52.1 

22.3 

ln&p; 

lnáp. 

1.85 

Las pruebas flsicas y qulmicas efectua· 
das al cemento portland tipo 1 emplea· 
do indicaron que cumple ampliamen· 
te con los requisitos especificados en 
la norma ASTM C1 So'-. Sm embargo, 
cabe sef\alar que resultó ser menos fi· 
no de lo que suelen ser los cementos 
del rrusmo tipo. 

Agregados 
a) GRAVAS 

Las gravas tanto ancleslticas como ca· 
lizas se dividieron en dos fracciones:" 
de S a 10 mm y de 10 a 20 mm. Es· 
tas fracciones se combinaron en pro- . 
porción de 35 y 65%, respectivamen
te, para integrar el agregado grueso 

i!VlSTA IMCYC. VOL. 2S, NUM. 192/MAY0/1987 

ARENA 
DE RE· 
FEREN· 
CIA. 
(1.1) 

2.80 

1.1 

2.31 
5.12 

5.82 

1386 

1524 

lnf. 

84.5 

15.6 . 

ln&p. 

ln&p. 

0.0 

empleado. 

NORMA 
ASTM 
C·33 

2.3·3.1 

S máx. 

10 máx. 

.\ 

Las propiedades físicas de estas gra· 
vas se presentan en la tabla 1. Los va· 
lores ahí mostrados son el promedio 
de las prueba&-<>fectuadas en.los tres 
laboratorios que participaron en el 
eswdio. 

Los resultados de las pruebas de den
¡idad y absorción muesuan una d~ 
ferencia importante entre las gravas 
andesiticas y cali.tas, en favor de las 
segundas. Si se admite que esw pro
piedades pueden ser un buen lndi· 
ce del grado de delormabilidad de 
las rocas que las constituyen, debe 
esperarse que los concretos hechos 
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TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA 

Materiales · Mezclls No. (consumo promedio, k¡/m') 
1 2 

Cemento 300 296 

Arena andesltica 
(l1nos ) : 1.8 

7.7 
9.9 775 

16.7 755 
19.3. 

Arena de referen,ia 

GravJ. andcs{tiCJ 952 938 

Grava caliza 

Agua 179 187 

Ar,uz./ cemento 0.60 0.63 

con la grava caliza resulten mucho 
menos deformables. 

b) ARENAS 
Se utilizaron cinco arenas andesíticas 
cuyos contenidos de hnos menores 
que la malla 200 variaron entre 1.8 
\' 19.3\1\. Cuatro de estas arenas pro
cedieron de Qtros tantos bancos (de
rósitos piroclásticos) de la región. La 
>rena andesítica con 1.8\1\ de finos 
'~ obtuvo por lavado. A manera de 
referencia se empleó una arena no 
~ndesl tica con un contenido de ro
nos de 1.1\1\. 

tn la tabla 2 se presentan los resul· 
~1dos de las pruebas efectuadas a es· 
tas arenas. Conviene notar que, ade
más de las pruebas físicas que son 
usuales, se efectuaron otras dos de
terminaciones: el equiValente de are
na y los límites de consistencia. Esto 
se h1zo con el fin de buscar un me
dio que permitiera evaluar las pro· 
;.."edades plásucas de los finos de es· 
tJ5 arenas. 

Las especificaciones de calidad para 
agregados por lo regular aceptan un 
máximo de 5% de partfculas más ro
nas que la malla 200 (7 4•) en are
nas para concretos de uso general, 
no expuestos a la abrasión. Todas las 
arenas and~:.;t;~as que se utilizan en 
los concretos uel Dimito Fl!deral ex· 

3 4 5 6 
297 297 303 300 

770 

742 
774 

736 

940 

1024 1044 1034 

190 183 176 183 

0.65 0.62 0.58 0.61 

ceden por mucho este limite, pues 
sus contenidos de f1nos suelen fluc· 
tuar entre cerca del 10 y algo más 
del 20%. Debido a las dificultades 
que existen para reducir estos linos 
a valores aceptables, se ha vuelto 
costumbre tolerarlos sin mayor trá· 
mite, aduciendo que se trata de li
nos inertes que no afectan la calidad 
del concreto; sin embargo, la expe
riencia ha demostrado qu~ esto no 
siempre es así, pues hay arenas coro
taminadas con linos plásticos (limos 
y arcillas) que si son dai'linos para el 
concreto. 

Como es usual, todas estas arenas 
andeslticas exhibieron densidades re
lauvamente bajas y altas absorcio
nes. Conviene observar que, en es· 
te aspecto, la arena de w ~., . .,, ia no 
presentó mejores caracterlsbcas. 

PROGRAMA DE PRUEBAS 
El programa induyó nueve mezclas de 
concreto en las que se mantuvieron · 
constantes las siguientes características: 

a) Cemento: portland tipo 
b) Tamai'lo máximo de grava: 20 mm 
e) Cranulometría de 11 grava: 35~ de 

5 a 10 mm y &S~ de 10 a 20 mm 
d) Consumo de cemento: 300 :1: S 

kglm' 
e) Proporción de arena en los agrega· 

7 8 9 
295 294 298 

7S2 
761 

740 

1018 1014 1027 

193 194 177 

0.63 0.68 0.59 

dos: 45%. en volumen absoluto 
Q Revenimiento del concreto: 1 O : 

cm 

los consumos de materiales por r 
tro cúbico de concreto, asl como la 
lacion agua/cemento de cada mez, 
se presentan en la tabla 3. 

Pruebas realizadas 
A todas las mezclas de cor se 
efectuaron las mismas pruel .os · 
todos de ensaye fueron preferentoo. 
te los de las normas oficiales me> 
nas (NOM) y, en su defecto, los <i 
ASTM. las pruebas que se practia 
al concreto fresco fueron: revenim 
to, peso volumétrico, contenido de 
(método gravimétrico) y· agua de 
grado. Al concreto endurec:.clo se 1 
eteron las !lguient~·. determuodtio 
resistencia a compresión y módulo 
elasticidad a 28 dlas, y contraccibn 
secado con 28 dlas en agua y 211 
al aire. los resultados de e5tos ens 
se presei'ltan en las tablas 4 y 5. 

CARACTERISTICAS DE LOS C 
CRETOS 
El objetivo del estudio consistió e. 
rilicar la influencia que ejercen los 
tenidos de finos de las arenu y le 
raaerlsticas de las gravas sobre la! 
piedades de los concreros ensay; 
Tomando en cuenta que en ate 
la cantidad de finos totales en el 

., 
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·•eto resultó proporcional a lo5 cont~ 
.dos de la.s arenas, como 5e muestra 

en la figura 1. las referencias 5e hacen 
1nción de los linos de la5 arenas pa· 
. cilitar la identificación de la.s mez· 

_.w~. 

Con<relu• en e1tado fre1CO 
~n l• tabla 4 se presentan los resulta· 
do; promedio de los ensayes efectua· 
dos en los tres laboratorios a los con
cretos en eJtado fresco. Como se pu~ 
de cbs~rvar, las mezclas eswdiadas tu
vieron revenimientos que variaron en~ 
tre 9 y 10.5 cm; todos ellos quedaron 
en el intervalo de 10 :t1 cm propues· 
to pura el estudio. 

Dad-:-: que el revenimiento se ma~ 
tuv<J constante, el parámetro que se 
puedo considerar para juzgar la infiuen-

cia del contenido de finos resulta liet' el 
consumo de agua por volumen unila· 
río de concreto. A e5te respecto, en la 
figura 2 se observa que, independien
temente del tipo de grava empleada. el 
consumo de agua se manifestó constan
te para porcentajes de fmos en la •~ 
na de hasta un 10'lí, y despuéi de este 
valor, dicho consumo •e incrementó en 
forma gradual hasta ser 8'M> mayor para 
contenidos de finos de 19'X. en la ar~ 
na. 

Por otro lado, si se comparan los 180 
Kg de agua por metro c(Jbico de con· 
creta requeridos en este caso, contra 
los 200 que esnma el AO 211.1' para 
un tamallo máximo 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 

10W. menos de agua. Esta disminución 
se debió muy probablemente a la hnu· 
ra del cemento, que por ser más grue· 
iO de lo usual requirió menos ¡gua pa· 
ra producir el revenimiento prevasto . 

En relld6n con el peso volumetrico 
de los concretos estud~dos, en la ta· 
bla 4 y la figura 3 "~ observa que par• 
contenidos de fanos de hasta 10'lb el pe
so volumetrico se mantuvo constante 
y que éite disminuyó a medida que 
aumentaron los finos en las arenas más 
allá de ese valor. Asimismo se puede 
ver que existe una diferencia de al red~ 
dor de 80 kg/m1 entre los concretos fa· 
bricados con grava caliza y los hechos 
con andesita, a favor de la pramera. 

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

TAU!..f. 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO 

PROPIEDAD 
1 

r<.evcnimiento, cm 10.5 

.o ·:olumétrico, 
.Jm 3 2207 

V•dos, 0.6 

P ~·.!: rlc sangrado, 3.3 

2 

9.5 

.. ;~ 
2176¡'• 

' .;·Y;· 
1.1 •.i:'" 

2.4 

MEZCLAS No. 
3 4 

10.0 9.5 

2165 

1,3 

1.7 

2274 

1.3 

3.0 

S 

9.0 

2270 

0.3 

1.8 

6 

10.5 

7 

10.0 

7 i29l'; 2258 
,¡ ' ' , .• 

0.5 0.9 

3.1 1.7 

& 

9.0 

2263 

0.7 

1.3 

2242 

' 1.7 ·';.'· 
¡ ~ 

3.0 

--~-----------------------------------T.'.SLI. 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO ______ :...::_:..:.::.:.:.::.:::.:.:.::..:::.:.::::::..:.=.:..:::.:.:..:.:.=:.::.::__ ________ ._ . 

PRO~IEDAD 

Re~islcncia a 
com¡Jresión a 
2od~:.,(f'cl. 2a.3 
k y,¡ cm J 

Mód"lo de el•sti· 
cidc<J; 28 dfas 157318 
(Ec}, kc/cm1 

Rel•oión EJ,ff'c 9352 

-·mt:-acción por' 
.C:!t~ü, 28 d Cas. 

·ro, :.óua y 28 días 
;i•·e, 10"6 533 

MEZCLAS No. 
2 3 4 S 6 7 8 9 

• ~2 279 =283 m m -w n3 

140369 138284 282350 279042 286094 259474 254460 274566 

8607 8809 16904 16587 16829 154!" 16357 16617 

733 759 337 443 332 403 448 308 

f.!:-:';:.-/, lMCVC, VOL. 2S, NUM. 1~2JMAYO!J987 
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1 

• Arcru de reterenc:ll; pna Ulln 
X Arena v ¡r1n &ndulcicu 
a Aren¡ ¡ndes(Li~¡; ¡rn1 caUza 

Contenido de finos que p.au.n 11 malla 
200 (74 mm) en~ iUen•, en !i 

F1g. 1. Proporc1onalid¡d entre lo~ contenidos de finos do la uenl y del "'ncrcto. 

pos de concreto y tomando en cuenta 
la simpliddad de la prueba. se puede 
sugerir su ejecudón en obr • como un• 
primera medida para diScriminar. ents;; 
los dos tipos de concreto. ~n valor )¡ 
zonable que se puede COIUiderar con ,fj 
frontera entre los dos- tipos de concr~ 
to es 2250 kglm'. · 

El contenido de vados de la.! mez· 
das estlJdiadas (figura 4). establecido en 
fund6n oe los volúmenes absolutos de 
los materiales componentes, parece l~ 
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\1\). 

En relad6n con el agua de sangrado, 
en la figura S se ·puede observar que las 
mezclas estudiadas siguen una sola ten
dencia. independientemente del tipo 
de grava utilizada, y que para conteni· 
dos de finos de hasta 10'J6 el sangrado 
resulta constante y cercano al 3\1\. Para 
contenidos finos en la arena mayores 
que 10'lb el sangrado disminuye a valo· 
res cercanos al 1.5% para porcentajes 
de finos de 1 ~-

'•=----------------------------í; Cabe s_ellalar el comportamiento d,fl"\ 
crepante de la mezcla fabricada con · 
arena con 7.7% de ·finos, la cual tu. o 
un sangrado de tan sólo 1.8\1\. Esta ,, . 
tuaci6n se ·atribuye a que no obstante 
que la arena tiene relativamente pocos 
rmos, parte de ellos llenen caracterlsti· 
cas plásticas, lo que les permite retener 
mejor el agua. 

• 
~· 

¡: 
' 

. •' 

,, ,. 

•: 

... E 250 .. ... 
e • o 
ü 
~ 
e 
o 
~ 200 
e • 

• 
" • 150 • -• . 
" o 
E • ~ 

[

T cndancl.a únlu (.ambu¡~¡v.u} 

_,..,...X 
• e • _ _...., X 
• -- -x 

Consumo de cemento: JOO .t 5 k&/ml 
T•mJI'\o mj.lli. de ¡rn&: :ZO mm 
Revenimiento: 10 :t 1 c:m 

• Aten• de rdcrcnc:IJ y ¡nvJ c:•llu 
X Aren¡ V ar•n ,¡ndcsfllc:.u 
• Atcm &ndcslclu y ¡r¡vJ c:¡Uu 

~ -

o u 10DL---~ __ _L ____ t_ __ _L __ _J __ ~~ 

O S 10 20 ll 
Contenido de finos en J¡ ucna, en 1 

Los resultados o~nteriores represen· 
tan una contradicción, ya que por una 
parte es deseable limitar el porcentaje 
de finos en la arena y por otra es con
veniente al mLSmO t1empo tener' el mi· 
nimo de sangrado posible. Aparent~ 
mente la consistencia de la mezcla (r~ 
venimiento) tiene una influencia mAs 
significativa e importante en cuanto ál 

· sangrado; pero dado que las mezclas 
estudiadas tuvieron un revenimiento 
poco variable (9 a 10.5 cm), la influen
cia del mismo no quedó totalmente deo 
finida. Sin embargo, en la figura 6 se, 
muestra una relación entre el sansrado · 

_ y el revenimiento. Aunque ésta varib en· 
:;;·.:. 2. Rel¡c;lón cnue el con&cnldo dt finos de lluenl Y ti ~nsumo de 'IVA dt muela en ti c:on· un interval~ muy reducido, la figu_ra .P~ ... 
cce<o. rece sugenr que seria adecuado lom1~ . 
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ongrado a valores inferiores al3.59b. 

,. ~n ~•lado endurecido 
f'· ~predades determinadas a los 

:retos en estado endurecido se pr~ 
:~n en la tabla 5. Estas propiedades 
las resistencia a la compresión y el 
Julo de elastiCidad del concreto a 
cias de edad, y la contracción por 
:do después de 26 dlas de curado 
:guo a 23 •e y 26 días de secado al 
a 23"C y SO'lb de humedad relati· 

n cuanto a la resistencia a la com· 
.'6n, dado que los consumos de e~ 
cto y los revenimientos de todas las 
::ias :ueron prácticamente constan· 
íos resultados alcanzados se pue
camparar en forma directa; as!, en 

sura 7 se pueéle ver que los tipos 
grova estudiadas y los diferentes 
:enidos de finos en la arena no tu· 
·on influencia en la resistencia a la 
··.presión hasta para contenidos de 
:s del 10%, en tanto que para por· 
.tajes mayores la resistencia a la 
~presión decreció hasta una reduc· 
• e' ien del15% para arenas con 
, JS. Cabe hacer notar que el 
10.. .abricado con la arena consi· 
·oda como de referencia siguió la 
·.;no tendencia general observada en 
ccn:::retos. con arenas andeslticas. 

é:Jtra forma de tomar en cuenta el 
:te de los finos de la arena en la re

B'lcia a la compresión del concreto 
;: través de la efiCiencia del cernen· 
entendida ésta como la relación co
;,o de cemento/resistencia a la com· 
-osi6n (figura 8). 

:n esta figura se puede ver que para 
~~cmdos de finos en las arenas me
res que el10%, la re!acién antes men
:-r.ada se mantuvo constante en un 
:or r:c 1.06, en tanto que este valor 
rncrementó a 1.23 cuando los finos 

: la ;; re na llegaron a ser del orden del 
"; .. , lo que equivale a tener un incre
cr'\to del 16% en el consumo de e~ 
ento para igualdad de resistencias. 

En relación con el módulo de elasti· 
jad, er. la figura 9 se puede observar 
gr· "luencia quP tuvo el tipo de 
,v, se empleó en la fabricación 
:1 c. etc. Se encontraron dileren-

VISTA IMCYC. VOL 25, NUM. 192/IMY0/1987 

.'./.'·-:.. 

3 

2 

2300 - • 
Tendencia con 1'*"1 
giJn .--.--._ 

-. "' 10 k¡/ m 1 
... ""' 

~Arcru. de 
_ ref.rer&CM x, [ ¡ Taneltncll con lfiWI 

' ~1andcdLtu X....x 

T•m•llo ...U. de,,,.,, 20 mm• 
Con&umo do '-lmento: 3001$ kJ)m1 

Revenimiento: 1 O :t 1 cm 

• Aren~ do rtferenda y 1rav1 uUu 
X Arcn.J y ¡ray¡ andultlc.IJ 
• Aren~. andcahie& y JI'IYA caliu 

2000L---~'---L-·--~·--~·~---~·~-
o S .10 IS 20 ' 2S 
Contenido de fino• en llarem, er. 1 

T•m¡ho mb .• deln.YI: 20 mm 
Con•umo de uinento: 300 :1: S ka/m 1 

Rc:YCnlrillcnto: 10 t: 1 cm 

.. . • Arena de referencia y ¡rava c.allu 
X Aren~. y araVI andesftlcu e 

u 

= • .Aren¡ andcsttla y aran. ulln 

• 
X 

• 

X 
X 

• 
• 

0~----~----~~----~L------J~ 
O S '10 1S 20 
Con&cnldo de fino¡ en la. MIM,en 1 

FIJ. 4. lnflucncl> de lo• nno• do 1> ar1111 en 1> c:onlldld de vo<lo• en lu mezclas. 

~ 
' ., 

.. 

8 



1 
{ T •ndenolo 6nlca 

X (ombu¡r•vu) -------.:....... 
3 . . ... ,. ., 

• • \ 

f Arcru 
,x 

lnd•JIIICI (7. 7 !1 ) \ 
2 .• 7 \ 

-.; \ , 
o 

._, • \X ,. ... 
\ ~ S. • Revenimiento: 1 O± 1 cm .\ a 

' • Tamaf)o míx. do ¡rna: :ZO mm 
1 t ... Consumo de cemenlo; 300%: .5 ka/m • 

~ • .. 
• · e Aren& de referencia y ¡rava calln ' • ,, , X Arena y ¡r¡y¡ and.edtlcJ.S ,_ 
¡¡ 
E 

a Anna ande.C&h;a y arava e~.llu 

• ~ .. 
1 > o 
' :• o 5 10 15 20 25 
" '· Contenido de finos en 11 .areM, en" 

• 
. ' " 

~1¡. 5. Relación entre el contenido de nnos de¡¡ aren¡ y el a¡u¡ de s.tn¡rado del concreto. 

r-
·' 

.. 
!; 

•, 

t ,_ 

E 
'• 

,. 
e • .-... 
~ .. • "' 

~ 
u 
' 

6 

S 

4 

3 

l 

Consumo de ~;cmenco: 300 :t 5 k¡/ml 
Revenimiento: 1 O :t 1 cm 

e Arena de referencia y ¡nv¡ tlliU 
X Arcm y anva 1ndcs!Ue~s 
• Aren,¡ andultlca y arn1 callu 

0~~~--------~~--------~~ o 9 10 11 

Rennlmlcnto, en cm 

Flt. 6. V¡rlacJón del s•nau.do en funclt r. '1-:! .. !"'tC.limlcnlo. 

. :- - . 
ue los módulos ce 1os concretos he
chos con gravu andeslticas y los fabri
cados con gravu calizas, diferenci¡ que 
correspcnde & un incremento del orden · 
del eav. en las valores abnado5 por es· 
105 ~timoL 

Por otR pane, los fino¡ de l&a ~ 
nas Influyeron en el módulo de elasti
cidad de los concretos de mM~era simi· 
lar a como lo hicieron .en la resistenci.1 
a 1& compresión. Para contenidos infe
riores al10'lb no existió variación apre
óable en los valores alcanzados, en tan· 

· to que para contemdos de finos en la 
arena del19116la disminución en el mb
dulo de elastiddad fue del orden del 
1~ en reladón con los valores alean· 
zados en los concretos hasta con 10116 
de fmos. 

Conviene sellalar que, al igual que 
para la resistencia a la compresión, el 
empleo de fa arena de referencia con 
1.1116 de finos no cambió el comporta· 
miento del concreto en cuanto a mb
dulo de elasticidad, el cual alcanzó va· 
lores similares a las obtenidos con la 
arena andesltica lavada. 

En la figura 10 se presenta-la relacibn . 
que se manifestó entre el módulo de 
elasticidad del concreto y la ralz cuJ· 
drada de la resistencia a la complo!''"'', . 
del mismo. Esta relación alcanzó un v>• 
lor medio aproximado dt! 9 000 para l.os 
concretos de. gravas andesíticas y u" 
16.500 para los de grava caliza. Conviene 
hacer notar que aunque el tamallo de 
la muestra es pequel\o, la tendencia es· 
tá bien definida y la tot.llidad de los re
sultados quedan locahzados dentro de 
una dispersión de :t 2 o de la tenden· 
cia central. · 

En la contracción por secado, el tí· 
po de grava empleada en el concreto 
tuvo también una influencia notoria; las 
contracciones de los concretos· con gra· 
va caliza fueron del orden del 60'11> de 
las alcanzadas en los concretos con lu 
gravas andeslticas. Asimismo, los finos· · · · 
de la arena, y en particular los fmos con 
propiedades pt.\sticas, influyeroo lim· 
bién en forma considerable en las con
uacdones alcanzadas (figuras 11 y 12). 

En los concretos con gravu andesi· 
ticas la contracdón se incrementO des; 
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d~ - - valor de 533 x 10" con el uso 
~na con 10'1b de finos no plásti· 

,;ta un valor de 759 x 10" con 
1. -,na de 19% de finos, pane de los 
cuales tuvreron propiedades plásticas. 

En los concretos con gravas calizas 
el rncremento de la contracción con el 
aumento de los Irnos en la arena no fue 
tan signifrcativo: pasó de un valor de 
332 x 10" a 448 x 10• al variar el con· 
tenrdo de frnos.del10 al19'.1\ re•pecti
vamente. Sin embargo, fue notorio el 
comporumiento del concreto fabrica· 
do con la arena con 7.7% de finos, par· 
¡e de los cuales tuvieron propiedades 
elásticas. En este caJO la contracción a~ 
canzada resultó ser del mismo orden 
que la obtenida con la arena con 19% 
de Irnos. Conviene señalar que los finos 
de ambas arenas presentaron propieda· 
cíes plásticas srmilares. · · 

Los concretos fabricados con las are
r.a> andeslticas lavada> y de referencia, 
que no tuvieron finos plásticos, presen· 
taren contracciones similares a la alean· 
zada en el concreto con arena de 10% 
~ 1s, que tampoco tuvo finos plás· 
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En la figura 12 se puede observar la e(,.-----------------------------. 

rnfiuencia que tuvo el contenido de fi. r 
nos plástrcos, determinandos en fun
ción de la contracción lineal de los fi· 
Pos de la arena, en la contracción por 
s~cado del concreto. Como se obser· 
vo la contracción por secado del con· 
cr~to se incrementó al aumentar la con· 
tracción lineal de los Irnos de la arena, 
rndependientemente del tipa de grava 
utilrzada, aunque este rncremento fue 
n-.ayor para los concretos con gravas 
andesiticas. 

Las contracciones aquí registradas 
corresponden a las obtenidas después 
de un curado en agua de 28 dias y se
cado al aire a una humedad relativa del 
50% durante otros 28 días. De acuerdo 
con la literatura respectiva', la contrae· 
c1ón alcanzada en estas condiciones r~ 
sulta ser del orden de la mitad de las 
contracciones últimas; por lo que si se 
ex"apolaran los resultados en los con· 
r· '' con las arenas hasta con 10% de 

o plásticos y gravas calizas, se lle
.J. valore~ de contracdones última.c¡ 

t ,>rendidas entre 600 y 900 x 10", 
~ongruentes c~m los valores encontra· 
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CONCLUSIONES Y RECOMENDA
CIONES 
Conclusiones 
Los resulrados de lo~ 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 u1•· 
lizan en el 01strno feder01l. es n"" 
cesario emplear gravas más densas 
y con menos absorción de las que 
actualmente se emplean. 

2. Las arenas andeslticas en uso resul· 
tan ser las únicas, desde el punto 
de vista económico, viables para la 
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. 

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

4. Las gravas cahzas empleadas tuvie
ron un comportamiento satisfacto· 
no en cuanto a .todas las propoPda· 
des mecánicas de los concrNo•, ,. 
ludiados . 

S. El coeficiente volurnétroco <Je .,¡, 
particulas de grav~ 'ahza triturada 
prácticamente igu•l a O.lO cur .:. 
jo a mezclas de concreto trabaJa· 
bies con contenidos de mortero 
usuales. 

ó. La proporción e,, Ll que se comhi· 
naron los tama•,o> de grava (JS% 
deS a 10 mm y foí% el•• 10 a 20mmj 
se manifestó~ vt.·,n Ul\.r .;ranulomt."' 
uía adecuad p.;. :• estos materiale5. 

7. Desde ei punto de v1sta de las pro· 
piedades meánic s del concr.,to. 
para alcanzar lo• mejores resulta· 
dos se r"'!uiere limitar los linos en 
la arena" un máximo de 10'l& y ade
más la contr01cción lineal de estos 
linos debe ser nula. 

8. Debido a que la proporción en que 
se mezclaron grave y arena se man
tuvo constante en todo el estudio, 
la cantidad de linos totales en las 
mezclas de concreto result6 pro-
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pordonal a la antidad de finos en 
las arenas. 

9. El-requerimiento de agua de mez· 
ciado se manilest6 constante para 
porcentajes de finos en la arena de 
hasta 10\1\; para porcentajes mayo
res, la demanda de agua de mez· 
ciado se incrementó hasta en un 8% 
para contenidos de finos del orden 
del 19%. 

10. lndeprndientemente del contenido 
de finos en la arena, los concretos 
con grava cahza tuvieron un peso 
volumétrico mayor a 2 250 Kg/m 1 

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

11. La cantidad de vacíos 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'Jií; 
pero en las mezclas fabricadas con 
arenas con mayor contenido de¡¡. 
nos los vados fueron 5iempre infe
riores a esta cantidad. 

i2. El sangrado que presentaron: las 
mezclas de concreto varió en. for· 
ma inversamente proporcional al 
contenido 'de fonos de las arenas y 
en proporción directa con el reve
nimiento de las mezclas. Para'inez· 
clas con arena de hasta 10'llí de f¡. 
nos, seria conveniente tener sangra· 
dos máxomos del 3.5%. 

13. La resistencia a la compresión resul· 
tó independiente del topo de agre
gado grueso empleado y de los fi· 
nos de la arena, cuando el pareen· 
ta¡e de éstos fue infenor al10'llí. Pa· 
ra arenas con mayor contenido de 
tonos la resistenaa decreció. 

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

.. ~vas andesiticas. Los porcentajes-de. 
finos en _las arenas onferiores al10'llí 
no tuvieron onfluencia en el módu· 
Ío de elasticidad alcanzado. El va· 
lor medoo de la relación entre el 
módulo de elasticidad y la raíz cua· 
drada de la resistenaa a la compre
soón resultó ser 16 500 para los con
cretos con gravas cahz.as y 9 000 pa· 
ra los hechos con gravas andesíti· 
cas. 
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15. la conuacci6n por secado de los 
concretos fabncados con grava ca· 
liza fue del orden del 600\ de la ob
tenida en los concretos con gravas 
andesiticas. Los porcent.ljes de fi. 
nos en las arenas supenores al 10%, 
en especial el contenido de finos 
con propiedades pi:Ssticas. tuvieron 
una onflucncia determinante en la 
contracción del concreto, incre
mentándose ésta con el porcenta· 
je y las propiedades pl!sticas de es· 
tos finos. 

1ó. La contracción por secado, después 
de 28 di as de curado húmedo y de 
otros 28 de secado al aire con una 
humedad relativa de SO%, en con· 
cretas con porcentajes de finos en 
las arenas inferiores al 10%, resultó 
ser de 332 x 10• para los concre
tos con gravas calozas y de 533 x 
10• para los de gravas andesíticas. 

r..ecomendaciones 
Lo evaluación de los resultados de los 
ensayes conduce a plantear las siguoen· 
tes recomendaciones: · 

Para obtener un concreto de calidad 
sat1siactoria para fines estructurales, se 
requiere seleccionar con precaución las 
caracteristicas de los materiales compo
nentes. 

En cuanto a los cementos portland 
se puede emplear cualquiera de los ti· 
po' usuales(!, 11. 111 y V) con tal que sea 
congruente con los fines a los que se 
destme la estructura. Con respecto al 
cemento portland·puzolana, se halla en 
curso de revosión la norma NOM C·2 
con ob¡eto de onc\uir un topo denomi· 
nado PUZ·l, el cual se debe compor· 

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

Las gravas deben pnxeder de una ro
ca sana, preferiblemente con densidad 
superior a 2.6 y absorción no mayor al 
2%. Si las gravas se obtienen por un pro
ceso de trituracoón conviene verificar 
que la forma de las partículas sea tal, 
que su coefiaente volumétrico resulte 
mayor a 0.20. Se obtiene una granulo
metría adecuada para fabricar conae
to con tamailo máximo de 20 mm. 
cuando las gravas de S a 10 mm se 
mezclan con las de 10 a 20 mm en pro
porción de 35 a 65%, respectivamente. 

las arenas que se utilicen para la fa· 
bricación de los concretos pueden ser 
de naturaleza andesltica. pero se debe 
verificar que el porcentaje de los finos 
que contenga sea inferior al10% y ade
m!s que estos finos no tengan propie
dades plásticas. Una loma de medir la 
plasticidad de los tonos puede ser la 
prueba de contracción lineal, la cual de
be conducir a valores de 0% cuando la 
arena está exenta de finos pl.isticos. 

Dada la buena trabajabilidad que 
mostraron las mezdas con revenimien· 
tos de 10 cm, se sugiere emplear este 
valor como m!ximo 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, adiciona~ 
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 vator min•·· ., t:)· 

ta característica en el concr~tv ... · .. truc 
anal puede ser de 2 250 kg!m 1

. 

Tomando en cuenta el comporta· 
miento de los concretos con agregados 
gruesos calizos, se puede estimar que 
el m6dulo de elasticidad de los rrtismos 
a los 28 días tendr! un valor mlnimo de 
14 500 rc y. que la contracci6n por se
cado última será inferior a 900 x 10•. 
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS ·DE LOS AGRE~DOS 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 comporta 
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~,~e volúmenes importantes de agregad9s da al 
yor estabilidad v'olumétrica y durabilidad. · '· '· · ·. 

~/r':,' 
., ... 

' . 

concreto ma-

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

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

a 1 ta resistencia. 

La contribución de la forma y textura=de} agre9ado grueso en e~ 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 mis 
grande entre las partículas y.la matriz de cemento. De igual forma, una 
superficie de contacto más grande en los agregados angulosos significa 
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se h~ 
ce una estimación cuantitativa de la anon!!ra en que la forma, la textura 

'1 
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superficial y el módulo de elasticidad del agregado afecta a las resis
tencias a flexión y compresión del concreto. 

La forma y textura del agregado fino tiene un efecto significativo en el 
requerimiento de agua de mezclado, ya que estas propiedades se pueden e~ 
presar en forma .indirecta en función del porcentaje de huecos que quedan 
en la arena en condición suelta. La influencia de los huecos entre las 
partículas del agregado qrueso es menos definitiva en el consumo de agua, 
sin embargo, la fonna 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 especffico muy diferente del 
que tiene el agregado fino aumenta la tendencia a la segregación. 

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

La forma del agregado influye en la bombeabilidad de una mezcla,en general 
son preferibles arenas :·.lt' 'a les y gravas redondeadas a los agregados tri 
turados, pero puede hacerse una mezcla con características adecuadas pa
ra ser bollbeada con una corcinación apropiada de fracciones de agregados 
triturados. 

Si la superficie del agregado es porosa los huecos internos pueden no es
tar totalmente saturados aún cuando estén completamente humedecidos. Cuan 
do se aplica la presión en la línea, el aire en estos vacios se contrae 
y el agua se introduce en los poros, dando como resultados que las ,··· .. 
mezclas sean más secas y poco manejables. Si se suspende el 
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bollileo y se 1 ibera la presión, se 1ibt!ra tanbién el agua de los a!Jrega
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 de.l 

concreto 

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

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

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 agreQado grueso, o comportamiento del agregado en el concre 
to. 

Lo anterior implica que se deben hacer algunos ensayes previamente con 
el agregado que se pretende usar y compararlos con la respuesta de otros 
concretos de calidad conocida. Si el a!]regado bajo ensaye.conduce a una 
resistencia a compresión. más baja que la del concretO' cÍé''referencia, y 
en l'larticular si numerosas p_artículas ind:irviduales de agregados aparecen 
fracturadasdespués ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del 
agregado es inferior a la de la mezcla de concreto a la cual se le incor 
poró, por tanto, tales agregados solo deben usarse en mezcla de ba,ia re
sistencia. 

un~ rPsistencia inadecuada del agregado representa una limitación y~ aue 
las propiedades del, agreqado tiene cierta influencia en la resistencia 
del cr. .creto, aún cuando sea suficientemente resistente para no fractu
rarse prematuramente. Si se compara"=concretos hechos con dif~rentes 
agregados se puede observar que la influencia del agregado en la resiste!!. 
cia oel 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 dt!l 
agregado sino también, y en grado considerable, a sus características de 
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absorción y adherencia. 

En general la resistencia y elasticidad del agregado depende de su com
posición, textura y estructura asi, una baja resistencia se puede deber 
a una debilidad de los granos constituyentes,a que los uranos, 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 la magnitud de la deformación diferida y de la contracción que puede 
presentarse en el concreto. 

' . 

Por otro ladó, .el agrietamiento vertical ·de un especimen sujeto a compr~ 
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.lisas conducen al. 
agrietamiento a esfuerzos más bajos que los requeridos con.rocas tritura 
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 agregaC.· grueso, ya que las propi~ 
dades del agregado, especialmente su ~extura superficial, afectan la re-· 
sistencia última en compresión mucho menos que la resistencia en tensi6n 
o la carga de agrietamiento en compresión, fig 2, ref 1. 

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

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

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

Las propiedades de los agregados ta!IOién influyen en el módulo de elastl 
cidad del concretÓ; mientras más alto sea el módulo de elasticidad del ,.,~ 
agregado, mayor será el módulo de elasticidad del concreto. La forma ·:: 
de las particula('de agregado y sus característic~s. superficiales pueden 

""'"¡' • 

influir talltlién eri· 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 ie interfases entre la pasta de cemento y el ·agre
gado y al desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido 
a que las grietas se desar~llan progresivamente en las interfases, hay 
un incremento progresivo en la intensfdad del esfuerzo·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 ta!IOién 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 {m~ores resistencias) el módulo se incrementa más ripidamente que la 
resistencia. Esto se muestra en la fig 3, la cual t.wbién da resultados pa

ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. El m6dulo de elas
ticidad del concreto de agregado 1 igero no se 1 ncrementa con 1 a 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 JXlCO del m6dulo 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 la contracción que se puede presentar. El tamaño 
y granulometria del agregado JX)r ellos mismos no influyen en la magnitud de 
la contracción, pero un agregado mis 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 mis agregado que uno de alta trabajabi lidad hecho con agregados del 
mismo tamaño y, cano consecuencia, la primera mezcla presenta ri una contrac
ción más pequeña. 

La influencia combinada de la relación 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 tfpicos para 
el secado en climas templados. 

Las propiedades elásticas de los agregados determinan el grado dP 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 nonnales hay una variación considera
ble en la contracción, ~ig 5. El agregado natural comün no se contrae 
por si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones 
por secado de hasta 900 x lo-6, similar a la contracción que presenta el 
concreto fabricado con agregados sin contracción • Las rocas que prese~ 
tan contracciones usual~nte 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 ~m) 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 por 
. J;. . -

que reduce el volumen·de los agregados que la restringe, siguiendo la 
tendencia mostrada en ia fig 6, pero el contenido de agua por si mismo 
se piensa que no es un factor determinante. 

Efecto del aqreaado en la deformación diferida 

En la mayor parte de los casos el agregado de peso normal no está sujeto 
a deformación diferida, por lo que es ra2•-nn· .le suponer que el origen de 
la deformación diferida está en la pasta de cemento, pero los agregados 
influyen en la deformacion diferida del conc;eto a través de un efecto 
de restricción, similar al que se presenta en el caso de la ~ontrac
ción y dependiente de algunas propiedades físicas de ··as rocas de las cu.! 
les provienen. 

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

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

El agregado ligero merece atención especial porque la opinión generaliza
da sugiere que su uso conduce a deformación diferida sustancialmente más 
alta que la alcanzada con aaregado de peso normal. Trabajos recientes i~ 

dican que no hay diferencia fundamental entre agregados normal y ligero 
en lo que se refiere a la deformación ·diferida y que la deformación 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 sianifi - -
ca que todos los agregados conducen a la misma deformación diferida. 

Como regla general se puede establecer que la deformación diferida del 
concreto de calidad estructural de agregado ligero es aproximadamente la 
misma que la del concreto hecho con agregado ordinario. (Es importante 
en cualquier comparación que el contenido de agregado no difiera mucho e11 
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 concretos ordinarios, la relae;ón defo,r. 
mación diferida a deformación elástica es más pequeña para los concretos 
de agregados ligeros. 

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 andes1tica 

lcg/~ 

concretos con grava ue basalto .escoreáceo y arena andes1tica 

lcg/cm2 

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

concretos con.grava y arena andesítica 

E = BSOO .!fi e ., '( · e • kg/cnf 

'"'' .. .,, 
concretos con ·grava de basalto escoreáceo y arena andesítica 

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/cm2 a 0.35 pa
ra 500 kg/cm2 de resistencia a compresión. Un valor medio de 0.30 
se recomienda tomar para la mayor parte de las resistenci,s ·iuales. 

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

G = 3300 ~f~ kg/cm2 

estando G y f~ expresados en kg/cm2 

.! 

·• 
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Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal están fabrica
dos con gravas y arenas ~e origen .piroclástico (gravas y arenas ende
sl"ticas 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 foMma 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 a 1 canz.sron 
las siguientes conclusiones: 

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

2. Los concretos fabricados con grav4 de basalto escoreáceo presentaron 
incrementos de resistencia más grandes respecto a la alcanzada a los 
28 días en relación con los incrementos observados en los concretos 
fabricados con gravas andesiticas. 

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

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

Concretos con grava y arena andesíticas 

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

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andes;tica 

f - t f' , k.g/cm 2 
e - 9.3 + 0.67t e 
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s. La deformación unitaria correspondientes al esfuezo máximo (c0 ) va
ría con el tipo de agragado grueso y con el nivel de resistencia del 
concreto. Valores representativos de este comportaJIJiento. corl't'~

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

den ser: 

Concretos con agregado andesíticos 

concretos con agregado grueso de basalto escoreáceo y arena andesí

tica 

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

2f' E 
f " _ _.;;e;._ __ 

e cll+(~)21 
o co 

• kg/cn.Z 

ero la que los valores de f~ y c
0 

se seleccionan de acuerdo con las 
características de los concretos 

10. La contracci6n por secardo registracia fue inversamente proporcional 
al contenido de agregado grueso en la mezcla y di rectamente proporci!!_ 
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. El tipo de ag~ 
gado grueso tantiéro tuvo influencia, presentando menos contracdón 
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 pólvos. 

ct = to. 93 
1300 x 10-6 

10 + t0.93 

>; 

. 
·1 
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concretos con grava andes1tica y arena andes1tica con pocos polvos 

tO. 71 ' X lO-' ¡; - -~¡;-:;:¡- 1300 
t - lO + to. 71 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica con e! 

ceso de polvos 

_ __::_t 
0
..,.' -.

84
.....-- 1100 X 10-5 

¡;t = 
16 

+ to.a4 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesitica con P~ 
cos polvos 

t0.81 
¡; = 1000 X 10-5 

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 potencial sino tam 
bién de la defonnabilidad del concreto, su res.istencia y el grado de 
restricción a la deformación, lo que puede conducir al agrietamiento. 

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

=-

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

expresiones: 

concretos con grava.andesitica y arena andesftica con exceso de pol 

VOS 

t0.60 
ct • -lo_+.:.t ... o,....,. 6"'o....- 5.65 

concretos con grava andesitica y arena andesftica con pocos polvos 

to.ss 
ct = o.5s 3.12 
' . 11 + t 

concretos. con grava de 
so de polvos 

46 • t0•80 

basalto escoreáceo y arena andesitica con exc~ 

7.14 

concretos coii gra~a 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 
Federal 

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-

., 
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portamiento poco favorable de algun~s estructuras de concreto durante 

los recientes sismos. 

En relación con los materiales pétreos se buscará, por una parte, em
plear agregados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agre
gados finos con el menor contenido de polvos que sea factible desde el 
punto de vista económico. Estas dos características conducirá a obtener 
concretos, para una resistencia dada, con mayor m6dulo 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 una parte, a menores consumos de agua los que a 
su vez se traduce en menor contenido de vacios y por tanto mayores resi~ 
tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, asi como menor 
deformación diferida. 

Para satisfacer· estas recomendaciones se pueden· sustituir las ~ravas and! 
siticas y las de basalto escoreáceo por otras trituradas de origen cali
zo o de basalto sano y denso. Estas pueden alcanzar densidades superio
res a 2.6, en comparación con 2.3 que tienen las .andesíticas o 2.0 los 
basa 1 tos escoreáceos. 

En cuanto a la arena andesítica es dificil si1~';ituirla 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 de las mismas. U~valor límite deseable en-el conte-
nido de polvo podría ser 5 por ciento. 

En cuanto a la trabajabilidad de las mezclas se deberá limitar el reveni
miento a 10 cm y las relacione~ ~rena/agregados totales a valores no supe
riores U.4S, en volumen absoluto. 
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En pruebas realizadas con un agregado calizo y con una arena con densi 
dad de 2.4 y S por ciento de polvos se obtuvieron los siguientes pará~ 
tros, ref 3: 

Peso vo 1 umé tri co 
Módulo de elasticidas 
Contracción por secado última 
Coeficiente de deformación 
diferí da última 

2260 kg/m3 

14100 ~ en kg/ cm2 
900 X 10-6 

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. 

Re fe ren ci as 

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

2. C.J. Mendoza "Propiedades mecánicas de los concretos fabricados en 

'·'~ 

el Ditrito Federal" Informe 495, Instituto de Ingeniería, UNAM, 1985.y, 

3. C.J. Mendoza "Comportamiento a corto y largo plazo de vigas presfor
zadas de concreto" Informe Interno, Instituto de Ingeniería, UNAM, 
1985. 
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TABLA l. VALpRES RELATIVOS PROMEDIO DEL -.EFECTO DE LAS PROPIEDADES DE LOS 

AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO (KApLAN) 

Efecto relativo de las propiedades de los 
Propiedades· del __!QO:Qados oor cien~ 
concreto Fonna Textura super Módulo de. 

ficial - elasticidad 

Resistencia a flexión 31 26 -43 

Resistencia a compresión 22 44 34 

Los valores representan la relación de variancia debida a cada propiedad 
a la variancia total obtenida para las tres caracter;sticas 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 Aiidesítica Escoreáceo Ca 1 izas 

Resistencia a 
2.5pr 1.9.pr 2.1¡; tensión -

Módulo de e.la2_ 
14900~ asoofT 11000 ~ 140(1('! .J"fr ticidad 

Relación de 
Poisson 0.15 - 0.20 0.30 - - ., 

Módulo de .. 
rigidez 6500~ 33oo.Jfr - -
Deformación uni '" · " 
taria a 1 es fuer o 

zo máximo 0.003 0.004 0.003 
,, --

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

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

,, 
·'· 

. ·, 
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Fig l. 
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R?laci6n entre resistencia a flexión y esfuerzo de compre
sión a 1 aoneta.niento para concretos hechos con diferentes 
agrcgados-~ruesos (ref 1) 
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ton tracción por secado de concretos hechos con las mismas 
proporciones en la mezcla, pero con diferentes agregados, 
almacenados al aire a 21" t y una humedad relativa de ~O 
por ciento (ref 1) 
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Cefonnación diferida de concretos de las mis~as p~o~orclones 
pero hechos con diferentes a;reg!dos, cargados a la edad de 
2B d!as y almacenados en aire a 21" C y a una h~dad re1atl 
va ele. 50 por ciento ( ref l) - · 
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L:! t:Ibla 8.2 muestra los cuadros de diseño publicarlos por 
la Ce:nent and Concrete .-\ssociation (Asociación de Cemento y 
Conc::w)"' sobre longitudes mi'dmas de piiotes para pilotes 
de secCIÓn cu:!dr:!da en diversas condiciOnes de levantamien
to. Los cuari.ros de diseño también proporctonan los momen
tos tk:10nantes ocasionados por ei peso proow durante el 
levantamiento, y los momentos de reststencta última para 
diversas secciones cuadr:tdas y octagonales. 

Cc::mdo las condicwnes de hundimiento son de moderada
ment~ 21iiciles a difíctles. resulta ventajosa una esptral o héli
ce. I.:l ié!ice se coloca normalmente dentro de ias barras prin
cip:il~:. ;¡ero Saurin indica que es meJOr colocarla fuera de 
di:JS. :J reducción en la cubierta de concreto sobre la hélice 
no es Jequdictal. ya que parte del pilote está normalmente 
abatiÓ ?Orla umón en la c:Ibeza del larguero. 

La i1gura 8.19a y b muestra detalles típicos de refuerzo en 
pilotes ée concreto precolaáo. George Wimpev & Co. diseñó el 
pilote ·xtagonal de 787 mm mostrado en la figura 8.19b para 
la te""1r.al manna de la lrish Refining Companv en Cork. 
Iri:md:: ·.iel Norte. 

8.9.3. Puntas de pilotes 

Cuar.do los pilotes se hunden por completo en suelos sua
ves. no requieren de punta. Los:extremos de los pilotes se cue-

:: üOO 

l:m usualmente en :arma de un punto achatado como lo 
muestra la figur:~ s.:oa. Se prefiere una punta = afilada 
(figura S.20b) para ~undinuento en arcillas rígid:J.s o arenas 
v gravas compactas. La punta de hundimiento de metal 
comúnmente localizada en pilotes de concreto, hundidas en 
condicwnes tanto su:;res como ríguias. se bas:1 en un diseño 
utilizado para evitar que los pilotes de m:!dera se agneren 0 
escobillen, y en condic:ones suaves no se reouiere de punta de 
metal de ningún llpo. Cuando se deben hundir los pilüleS 1!11 

sueio con pedruscos 0 ~ganes. se requiere de una pllllla 

como la que muestra :1 iigura S.20c para aesped= las l1lCIS 

o para evitar el rompimtemo del extremo iilierior del pilotE.. 
cuando éste empuja pé(iruscos o pedregones h:u:ta un 1300. a 
área de la parte supe:icr de la puma metálica, en contacto axi 
el concreto del pilote, debe ser lo bastante grande para asegu
rar que el esfuerzo a compresión del concreto se encuellllf 
dentro de límites de se:uridad. , - ' Cuando se requiere que los pilotes penetren en roca,. pai 
ejemplo para obtener :esistencia lateraL se utiliza un :tdita,. 
memo espectal de roe:: .:omo lo muestra la figura 820d. Peui 
si se hunden en roca ;óiida. se reconuenda la ·'punt:i OsJé 
(ftgura S.:Oe). Este ili..<c:io es particulanmente adecuado pact 
hundimiento en una superíicie de roca mdmada cu:mOO, ~ 
pués de golpes cuidadosos de un martillo pesado con -.!! 
caída corta. eL extremo afilado del punto de tierra huem sd 
sujeta a la roca, evitando que el punto se deslice dentro de ti 

Punto de Je\'21tamemo 
a :ooo aeso:: ! .1ttura 

.:o r:uhtemt oar;¡ tos f!:;.:::Jne Cuaarado 
;.QQ_J 1 1050 :1::0 105C.IJ :12D '175 350 

r ! 1 :5JíiOOne<:;: 7j e~ 1 rms1C1on 

·Ju:?~!·!ll!lllllllllll 1 j 1 

:sJ.:mones;:; 175r::': 1 irans1C10n t t: .. 1 -~--=s-70ris '--" -
... .: •• - r. • ~ ~Jaoones 

1' 1111 i 1 '=='-1\.1111!!1!111!1 lljj~l¡ y S<b 

·-

Puma ae :!cero 
( enaurec1do 

\152 3~9 

J.'.. : -
~ 

Cuerno r¡e 
.=cero r:o1aao 

" 
a o.b M. S esJ,joones oor tocas ::rte:: Barras onnc¡pales 25<b M. S. 

Barras 16 mm ..b 

L .!5i_•_i62_:_5~ 4r;·:H!e25822 · 51n 1 i62_· 1020_: 6i~] 
75 m:n c:c:: 203 mm ele:; 2G5 mm c.·cs 203 mm c:c: i5 mm eJeS ."5 ¡:--;. 
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Figura 8.19. Detalles :101CDS ce pilotes orecolaoosae concre1o relorzaao. a) R. C. celafles para un c;,;re ce 350 x 350 x 15 000 mm. 
D) R. C. Oelafles para un p!101e oueco octagonal oe 787 mm. (Tocas las 01s1anc:as ;on en mm.) 
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fiC.. 1 1.24a Dt5PO~CION DEL ACE~O DE REFU~ZO EN UNA ZN'ATA CORRIPA. 

2 



' :r-i ~ 
' ! 

SQuere piles 

¡-0.29D 

Ocrc;;onof piies 

Fig. 9·5 Typical deuils of pn:cast concrete piles. (After Chellis [9).) 

aftcr whtch withdrawal· of the mandrel empties thc casing:· The casing ma: ~iso be 
driven with a drivmg up on the pomt, providmg a shell that is ready for filhng with 
concrete immediátely, or the casmg may be d•: ... en open-end. the soil entrapped in the 
casing being jetted out after the dnvin2 is comoieted. 

Various methods with sli!!htl\' d!frerent e~d results are avaiiable and oatcnted. 
Figure 9-6 indicares sorne of the ·commonly availabie patented cast-in-pia« piles, 
and is intended to be representati"e oniy. It may be noted that they are bastcaily of 
threc types: (!) sheil or cased, (2) she!l-less (uncased), or (3) pedestal types. 

9_. STEEL PILES 

These members are usually ro!led H shapes or ptpe piles. Wide-ftange b:ams or 
1-beams may also be used; howcver. the H shape is especial! y proportioned ro wtth· 
stand the hard driving stresses to which the piJe may be subjected. In the H pilc th< 
flanges and web are of equal thtckness (the standard WF and 1 shaoes ha ve a thmner 
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Puesto que los esfuerzos durante el hin· 
cado son :an severos, es necesario propor
cionar un concreto de muy buena cai.idad. 
Las Tablas 23 y 24 sintetiZan las recomen
daciones del "F oundation Cede·· para el 
concreto, los periodos del curado y sepa· 
ración de las cabezas. Los pilotes deben 
colocarse separadamente, o en todo caso, 
en fila, pero nunca en grupos, debido a 
las dificultades prácticas de asegurar un 
colado y curado adecuado. Los pilotes de 
concreto precolados, se fabrican en sec
ción cuadrada hasta de 16 plg por lado. 
No obstante que se han colado pilotes cua
drados y rectangulares más grandes, hasta 
de 24 plg por lado, el código recomienda 
el uso de formas octagonales para seccio
nes mayores de 16 plg. 

Las Figs. 120 y 121 muestran algunos 
diseños típ1cos. ingleses y americanos, de 
pilotes de concreto precolado. En el caso 
de los pilotes de Morganza, menores de 
100 pies de longitud. se le dio al contra
tista la opción de colar pilotes de sección 
cuadrada u octagonal y eligió la forma 
octagonal. 

Los pilotes de concreto precolado. ma
nufacturados con cemento de alto conteni
do de alúmina. produjeron grandes proble-

mas en el pasado. A menos que se hinquen 
los pilotes poco después del colado, diga
mos de 24 a 28 horas• (Manning, 1949 ), 
pueden volverse muy frágiles, U.:pidiendo 
completamente su hincado; parece que en 
climas cálidos esta condición se agrava 
aún más (Golder, 1956) aunaue un cura
do hecho con todo cuidado pUede aliViar 
el problema (HcJgsc.n. 1949). 

Los pilotes de concreto pueden tener 
juntas longitUdinales y trabajar satisiacto
riameme. • Se rompe el concreto y se em
palma el refuerzo anterior con el nuevo, 
cuando menos en una longitud de 40 diá. 
Toda la basura y el material suelto deberá 
removerse, después de lo cual, se colará el 
nuevo tramo. Se dará la atención normal al 
curado y endurecimiento del concreto aD· 

tes de que se hinque el nuevo tramo agre
gado. 

Pilotes de ConCTeto Presfor-...ado 

Se mencionó anteriormente que los pi
lotes de concreto presforzado tienen ven
tajas· en su manejo sobre los pilotes con
vencionales precolados y por ello son cada 

• Pero el Códi;o reeoauenda esper:tr dos diu. 
• AUDque los pretensados present:~n dificultades. 

_,..----------------- SO'O" F_../F'utra 

.'--. t2"-' [JtTI .. JI [Jtrl ... ~~---[ltT ... • _,_ __ ....., __ ........ o ___ ,._..,._ __ EJtnbDI a __ _;, __ 
~ J"~c -- s" ": ;" c- s'" :.~ :r 'f 

~·.,,. ,,, 1 • ; ,.;., IX.-11 1 1 IX' ¡' ¡' '. 1 ¡Ji;.,\(·''' .. , j' 
~~;;zz~::'.,=' ====!=f,==¡=0=¡==-=='========l=·=¡ =======: =! =· ::' =:=,:~·=~=· ·=· .~:; 
+---5'o"-___ ,,........__ 5'o"',_....,:._,.. ___ 5'0" 5'0"----., • EWCIIOOI'U 1 ____ ,.. ____ _ 

---- 1/s.tt la ltna•IYd J,5 llr 11 lono•tud 1 lu ~~~ dt la lono•tud ----i 
' lGIIJtniS d1 W¡t 

v .. ·· o~a "' tiDII 

d ~~ 

Slu1i11 111 d cutr1IO 411 11il1tl 

.~:.:·~ 

SIC:tiin en la CIDa:a 

Fic. 120. Diseño típico de pilotes de concreto precolacto ( Prilc:tica Británica) 

( S&.ft• Pnran Ccmc:-nu .LI4.) 
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Automatic Elastic-Piastic 

Analysis of Plane 1 O 
Frameworks 

10.1 lntroduction 

The rational design of rigid steel frameworks presupposes the availability of 
accurate methods for predicting the ma.'\imum strength of a frame and the deforma
tions at working load. linear-elastic m:thods of analysis are generally satisfactory in 
predicting working-load deflections, although the slender members that can be 
proportioned in high·strength steel may require that facton such as shear and axial 
strains be accounted for in addition lo flexural strains. If working-load deflections are 
kept within reasonable limits, the inftueoce of deformations upon the reliability of 
the linear-elastic procedures which predict the deftections is quite negligible, equilib
rium equations being formulated for the unloaded frame geometry. No direct evidence 
of fraine strength in a redundant steel struclure is provided by studyiog the stress 
conditions at working load. 

r'he simplest available theory for predicting the maximum load-carrying capacity 
of sleel frames is the simple (or rigid) plastic theory (1), and tesl results on adequately 
stabilized beams and single-story rigid frames (2) have sbown quite satisfactory 
agreement bctween observed and predictcd maximum load~. As in linear-elastic 
analysis, simple plastic theory also presupposes that deformations have a negUgible 
effect upon the equilibrium equatioos when formulatcd for the original unloaded 
shape of a structure. Heyman (3) has sbown that the neglect of deformation moments 
in simple plastic theory can lead to an over estimation of frame strength, and 
Vickery (4) bu demonstrated how tbe deformation elrects in portal frames of mild 
steelare o !len compensated for by strain bardening. The agreement between observed 
and calculated coUapse lnads In tests on portal frames of mild steel hu been attributed 
to the compensating action or straiD bardening and deformation momenu. both of 

, 

Chap. 10 Analysis of Plane Frameworks 

which are ignored in the simple plastic theory (5). The problem has been funher 
studied by Borne and Medland (6) principally with reference to portal frames under 
vertical loading. General design guides for this dass of frame ha ve bcen produced, 
whereby it is possible to detect for a given frame whethCr strain-hardening errects are 
likely to cancel out the adverse effects of deformation. 

Accepting, then, that the simple plastic theory for predicting the strength of steel 
frames has its limitation~. the load factor for plastic failure (>.r) as determined by this 
theory is still an important frame parameter, and, for all but the simplest of structures, 
the manual methods for computing >.r can be tedious and require, for a rapid solution, 
a considerable exercise of the analyst's intuition concerning the Ji k el y mode of failure. 
Once the generality of the matrix computer methods for linear-elastic frame analysis 
had been recognized, it was natural to expect that attention would be con~ntrated 
on the various types of nonlinear analysis that are feasible, using iterative techniques 
on a computer. 

10.2 Elastic-Piastic Analysls 

With regard to elastic-plastic analysis of plane steel frames, Wang (7) first 
described the basic principies of an effective computer program, and the scheme 
described in this chapter is a development of Wang's technique. To appreciate the 
advantages ofWang's automated system for detecting where a plastic hinge may form 
in a frame under increasing load, aod for subsequently dealing with the modified 
structure that results, it is informative to consider at first the nature of simple or rigid 
plastic analysis. 

The encastered beam shown in Fig. IO.I(a) is a useful example, and an elastic 
analysis, whether by hand or by computer using any of the programs already des
cribed, would produce the result shown in Fig. 10. l(b). The significant conclusion 
is tha: the maximum bending moment occurs at the left-hand support, provided the 
matenal everywhere remains elastic. A plastic analysis of such a beam is inherently 
simple and direct, as it would begin v.itb the intuitive and corred assumption that, at 
failure, plastic hinges will form at both supports and under the applied load. This 
information about the mode offailure is combincd with static principies in Fig. IO.I(c), 
and the load factor at failure is immcdiately found. 

Characteristic thcn of simple plastic analysis is the detcrmination of the collapse 
load of a steel framcwork by the combination of equilibrium equ3tions with an 
intuitively assumed mechanism or failure which is verified or discarded in the process. 
In general, trial-and-error procedures are invoh·ed. For highly redundant frameworks. 
~he correct failure mechanism is rarely obvious from inspection, but satisfactory 
solutions can often be achieved after severa) mechanisms are examined with judicious 
use of the maximum and minimum principies (8). The eliminatíon of the need for an 
elastic analysís of higbly redundant frames has often been regarded asan advantage 
of plastic analysis, but when designs in high-strength steel are contemplaled the 
deformations at working load levels will be an important eonsideration: s~ the 
designer may ha veto carry out both elastic and plastic analy!es, the former to check 
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Sec. 10.2 Elastic-Piastlc Analysis 

Flg.10.1 Lineat-tlastic and simple plastic analyses 

f r 
t=ro--+;-

rol Encosl«rVd Btarn 

JO 

(b) UMOr-Elo.st.ic Anol~is for El Constart.. 

At follurv. 12 l. • 2 Mp • 28 8 
:.l.: 2·19 

(C) SfmDIII PlasUC Analvsls for Mp=14 4. 

conditions at working load and the latter to give an estímate of overload strength. 
lt is not easy to program a computer to make the intuitive judgments which belp 
an experienced designer to achieve a satisractory solution. 

If the same encastered beam is studied again, as in Fig. 10.2, it can be seen that 
the fulure load and mode could be determined from three succ:essive linear-elastic 
analyses. Tbe result of tbe first sucb analysis shown in Fig. 10.2(a) is the indication 
tbat tbé failure mode is very likely to invo1vc a plastic binge at tbe len-band support. 
Tbe second aaalysis in Fi¡. 10.2(b) is that of a cantilever propped at tbe left-hand 
support and loaded there with a coastaut anticlockwise end moment of val u e M r• 
which iJ the fuD plutic YaJUC. ThiJ secoad anaJysis wouJd iadicate a peak moment 
under the load, so that a tbird elastic analysis could be made, as in Fig. 10.2(c). lbe 

Chap. 1 O Analysls of Plana Framewotits 

results of this final elastic analysis may be factored by the ratio of M, lo the comput.ed 
moment value at the right-hand support, so that not only is the plastic failure load 
factor determined but also the deformations just to prior collapse. 

Flg. 10.2 Elastic-plastic analysis 

JF==='==' =~~ 
max~ 
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rol Llnca--Eiastic Analysls (1) 

(b) Llnr~Cr·Eiastlc Analysls (2) 
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Sec. 10.3 Aulomatic Elntic-Piutic Analysis 

10.3 Automatic Elastic-Piastic Analysis 

JI is onen the case that the form of an analysis carried out by hand would not be 
d sirable one to program for a computer. The procedurejust described is a case in 

a .<, as 
1
·1 would be inefficient for a machine solution because of the necessity of 

pom • d h d' roviding, from the beg;nning, for the extra degrees of free~ o m an t e corres pon mg 
~ew loading terms in the dimensioning of the various matnces affected by the degrees 
of frecdom. 1f provision had to be made for an extra degrec of freedom a~ every 
position where a plastic h.inge was likely to form, a small frame would rap1dly fill 
the available data-storage capacity of a computer. . . . 

The aJtemative systcm used by Wang does not ID."olve the same d1fficultles and 
¡5 iiJustrated by the cncastered beam, sbown again in Fig. 10_3. The beam is.subjected 
to an ela.stic analysis undcr its working load, and the r~ult IS shown graph1cally and 
numerically in Fig. 10.3. The computed momcnt values at each joint, A, B. and C are 

Flg. 10.3 Elaslic-plastiC analys1s stage 1 

ENCASTEREO ¡' 
--lt ___ 30 

ANALYSIS 1 

MOMENTS AT NOOES 7.20 !5.78 C.80 

MOMENT CAPACrTY 14.40 14 40 14.40 

LOAD FACTORS 2.00 2.50 3.00 

MIN. LOAD FACTOR 2.00 

MIN.Lf. x MOMENTS 14.40 11.52 980 

CAPACITY LEn 0.00 2.88 4.80 

CUMULATIVE lOAD FACTOR-2.00 

61 
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Fig. 10.4 Elastic-plastic 1nalysis stage 2 

.f!l.QPPED CANTILEVER t:ro -~--r 30 

ANALYSIS 2. 

MOMENTS AT NODES 0.00 .... • 40 
MOMENT CAPACITY 0.00 2.88 4.80 

LOAD FACTORS 0.33 0.57 
MIN. lOAD FACTOR 0.33 
MIN.LF, x MOMENTS 0.00 2 •• 2.80 
CAPACITY LEFT 000 0.00 2.00 

CUMULATIVE LOAD FACTOR-2..33 

1 
62 

divided into the full plastic values to produce load facton oC 2.0, 2.5. and 3.0. res
pective1y. lbe position A, wbere the smallest of tbese facton is found, will be that 
where the 6nt plastic hinge will be found if the working load is multiplied by the 
mínimum load factor, wbich is 2.0. lbe comput.ed de8ectioos may be similarly 
factored so tbat tbe portion of the load-deftection curve shown in Fig. 10.3(c) is 
dctermined. At this stage, two separate operations are required. First, the moments 
at A, B. and C are factorcd by 2.0 and then subtracted from the full plastic values, . 
which wcre 14.4, lo give the residual capacities oro, 2.88, and 4.80 showa in the figure. 
Seeond, the computer has to allow in its subsequent analyses for tbe existence of a free 
hinge at the end A o( the-member AB. Tbis is a simple matter iC tbe form of linear
elastic analysis beina used is the displacement metbod, as explained for rigid pbne 
frames in Chapten 7 and 8. Changes can be m1de to the membtr·stiffoess marrix in 
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~ h • fi s 7 19 and 7 20 wher~ tbe trtatm~~t of an interna! hinged the manner s own ID •g . . ' d b h 
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by zero at nade A. The second plastic hinge is scen to form under thc load when 
the additional load factor is 0.33 or the cumulativc load factor is 2.33. lf the sequence 
of operations is repeated, as in Fig. 10.5, the load factor or 2.40 for plastic failure 
is determined by what appears to be a large effort in comparison with thc simple 
calculation shown in Fig. 10 1. However, the right solution was reached without the 
neccssity for an intuitive guess asto the mechanism of failure and, further, the defor· 
mations at the onset of failure would ha ve been evaluated in the proccss. · 

lt can also be seen from Figs. 10.3 to 10.5 that the procedure Í1i cssentially cyclical. 
Deformations are calculated at each stage in thc proccss, but these results have not 
been included in the tabulations. A coiJapse mcchanism will ha ve been reached in the 
analysis when the structure has been converted into a mechanism. The numerical 
indication of such a phenomenon can be in severa! forms. lt may be that the co
efficients in thc stiffness equations would form a singular matrix so that z.cro division 
would be encountered in an attempted solution and would end the analysis. lf this 
does not occur, the computed deformations would be very large, whicb would indicate 
that the load~deftection diagram has become horizontal. Wang (7) has explained the 
computcr indications or frame failure, though sorne of his collapse criteria ha ve been 
eliminated in the present program, for reasons 'Ahich will be explained later. 

10.4 Programmlng the Method of Elastlc-Piastlc 
Analysls 

In Wang's original program, the stotics and member·stiffness arrays [A) and [S) 
for the whole frame were prepared manuaUy. lo program EPFO, u listed in Appendix 
10.1, all the required anays are geoerated withio tbe computer using elementary data 
in much the same fonn as that used by the Iinear-elastic programs ELFO and ELFAS, 
already described. To keep the program Usting as short as pvssible, the member data 
ha ve be(n confined to the barest minimum and comprises, for eacb member, the pair 
of connected joinu, and tbe inertia, area and full plastic moment of the section. 
Members of the same materia] are presupposed, so that the elastic modulus is not 
included in the member data and, rurther, fi.oite sbear strains and the existence or 
initial internal hinges are not lalcen into accouot. 

Either of the plane-frame linear analysis programs ELFO and ELF AS could ha ve 
been modified to perform elastic-plastic analyse!, but the former was prefened on the 
grounds or simplicity rather thao efficienc:y sioce the statics matrU (A J for a complete 
framework could be generated only once and storcd ready for use in aU thc successive 
linear analyses as each plastic hinge wu located. Thc utra·storage requirement, in 
providing for both the array (A] and tbe frame·stiffness matriJ:, will dccrease the 
maximum-siud frame that could otherwise be proc:essed on any given machine. The 
essential aJterations made to program ELFO in developiog tbe elastic-plastic program 
EPFO are indicated on Fig. 10.6, and tbc blocks on this 8ow diagram may be idcntified 
in tbe l.isting giveo in Appendix 10.1. f1ow diagrams are at be<it IR easy substitute for 
the listing or. program and ha ve no! been included generally in lhi5 book. 

An essential part of the program is that concerned with the search for the position 
at which a plastic hinge will form for lbe smaUest increase in load factor. This part 
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In his program, Wang incorporated four separate tests to determine whether 
the collapse load for a frame had been reached. These were (1) large deformations, 
(2) zero division, (3) full plastic moment exceeded, and (4) load factor too small. The 
above considerations dispense effectively \\ilh the need for (3). The fourth test in
volved the mínimum-load factor, which, if too small, would indicate that the load
deftection curve for a frame was clase to horizontal. However, it was found that this 
test wouJd frequently termínate prematurely the analysis for any frame where two 
plastic hinges míght form simultaneously. This test has been omitted from the present 
program, since it is considered that a deformation limitalion will determine effecth el y 
whe'ttit:r or not the load-displacement curve might be horizontal. 

Accordingly, only two of Wang's four tests ha ve been retained. These are the 
tests for large deformations and zero division. The latter test outputs the message 
"division by u:ro in inversion," and it effecth:ely determines the stage at which a 
diagonal element in the frame-stiffness matrix (K) contains only a zero term. In theory, 
this is the only necessary test, but the other is required also because rounding off 
errors in the arithmetic could delay the program termination and inva1idate the 
calculation of plastic-hinge rotations, if these were desired. 

This facility bas not been included in program EPFO in order to Jceep the listing 
as short as possible. Tbe tbeory is quite straightforward, however. Knowing the stress 
resultan u for each member at the developmeot of tbe final plastic hinge, the member 
deformations {x} may be computed from purely elastic considerations. Since, in the 
displacement method, {SR} ... [S]· (x} and the member·stiR"ness matrix. (S) is square, 
it follows that 

{xJ ~ ¡sr'·ISRJ (10.1) 

The array (S] is the initial, unmodified member·stiffness matrix. However, it must be 
remembered that compatibility between member end rotations and joint rotations 
wiJI not have been maintained in the procds of an elastic-plastic solution, and the 
transformation 

{x} ~ (A)T·(X} (10.2) 

will produce only the elastic components of the member·end deformations. Ther~fore, 
the amount of plastic·hinge rotation at all hinge Jocations cxcept for the last lo form 
m ay be evaluated by the operation 

{x,] ~ [S¡- 1·{SR}-[A}'·{X) (10.3) 

where the vectors (SR} and {X} are, respectively, the cumulative stress resuhants 
1nd joint deformations '""hen the Jast plastic hinge has formcd. The vector {x, }. as 
evaluated from equation (IO.J), will bave tbree elements per member comprising the 
utension and the rotatioa angles in radians at eacb end. The residual plastic exlension 
sbo""'ijíd ·:~-'z-.ero, sioce this type of compatibility is not viol~ted in the simple plastic 
theory. All the terms in {x,} will be efl:eclively zero except for those positions where 
plastic hinges formed early in the elastic-plastic analysis. The matter of the plastic· 
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Flg. 10.8 Industrial rigid Ir ame 

should act at joints only, so that distributed loading arrangements on frame memben 
can prescnt quite a problem if the "exact" location of a plastic hinge within such 
members is required. Industrial portal frames of the typc shown in Fig. 10.8 are 
frequently designed on the basis of tbe simple plastic theory, and, if there are 10 
purlin and girt spaces within each rafter and column, a computer of considerable size 
would be required by program EPFO, since the frame would need to be described 
as one of 40 members and 41 joints. Approximately 29,000 storage localions for real 
numbers would have to be decfared. Tbe necessary storage would be reduced to 
approximately 7,000 if each member were subdivided into S rather than 10 parts, 
and tbe errors involved would hardly be appreciable in any practical design. There 
are other ways of dealing with problems of this nature, and an effective scheme is to 
use interactive, time-sharing computers, which will be discussed in a later chapter. 

One additional limiting factor sbould be mentioned. lt can sometimes occur in 
steel frames tbat a plastic hinge whicb is formed early in tbe loading history may oot 
be required in the collapse condition. Tbc moment at such a section would decrea.se 
in magnitude, and a plastic hinge would not tben exist. This pbenomenon cannot be 
accounted for in tbe present program, as tbe process or rree binge insertion is irre
versible. Tbe calculated load ractor for sucb a problem would err on the safe side, 
since the equilibrium and yield eonditions would be satisfied but not the mechanism 
condition. Tbe phenomenon has been mentioned by Finzi (9). The example of a two
span beam, wbich has been used by Neal (10) to demonstrate tbe problem,ls shown In 
Fig. 10.9. For tbe loads sbowo in Fig. 10.9(a), ao elastic analysis will produce a 
maximum moment at node 3, as can be seen in Fig. 10.9(b). However, a simple plastic 
analysis will predict a failure mec~anism with plastic hinges at (2) and (4) but not at 
(3). This can be deduced from the moment diagram shown in Fig. 10.9(d). The resuhs 
obtained from a computer analysis of this problem are in Appendix 10.3. Jt can be 
seco that the computer correctly detects the formation or the ftnt hinge at node (3) 
and the second at (4) as shown in Fig. 10.9(c) but eannot account for the closing of 
tbe first formed hinge therearter. Accordingly, it arrives atan invalid collapse mechan-
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Flg. 10.9 Neai-Finli problem 
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Flg. 10.10 Computed load-sway cuNe for rigid frame in Fig. 10.7 
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is quite as expected. Eveo if the mecbanism is not a valid one, the results of the 
computer analysis sbould still be useful to a designer; he would have a staticaJiy 
admissible set of stress resultants with no moment greater than the full plastic value, 
so that, as a consequence of the limit theorems (8), the computed load factor would 
be low and hence on the safe side. 

l. B.un. J. F., HOkN!. M. R._ and ltE'YW.tl, J. Pl41tlt: &ltoolour tuul D~Jiftl, T1le Stecl 
Skeleton, Vol. 11. Loodon. Cambrid¡e Univ. Press, 19S6. 

2. LAv, M. G. n~ &JHrim~"tal &u~s /or Plastlc D~JI'"· Lehi&h Univ., Fritl Ena. Lab., 
Repon No. 297.!, March 196!. 

3. H!YMAN, J. "Piastic Desian of Pitched Roof Porul Frarnet."' Prot. ltUt. Clf111 E:rr,rs. 
·(l.DndOn), 1. October 1957, 119-140. 

•· VJCURY, B. J. '"The ln!uence of Deformalions and Strain Hudenl.na on the CollaJ)!e 
Load o! Ripd Frame 51«1 Suuctures," Cioll. fiot. 7huu., I.E. Awt., CEJ, No. 2 
(1961), 10!-114. 

_.,-. 



o 

Appendix 

5. JIOP.I'IE, M. R. "lnstability and thc Plastic Thcory of S:ructures," Tra!U. Eng. /rut. of 
Canoda, 4, No. 2 (1960), 31-41. 

6. Hollt-1!. M. R. and MEDLAND, l. C. "Col!apse loads of S:eel Framcworks Alloll-ing for 
the Effect or Strain Hardening," Pro~. /rut. e;,,¡¡ Engrs. (London), 31, March 1966, 
381-402. 

1. W ANO, C. K. "Ge~ral Computer Program for Limit A;,alysis," Proc. A m. Sor. Ch·il 
Entrs., J. Struct. DitJ., 89, No. ST6 (1963), 101-117. 

8. GRUNBERO, H. J. and PltAGER, W. ''l.imil Design of Bear..s and Frames," Proc. Am. Soc. 
Ci.:il Engrs, 71, February 1951 (Scparate No. 59), 12. 

9. Fti'IZI, L "Untoading Proccsses ln Elastic-Piastic Structurcs." 9th lnt. Congr. Appl. 
Muh., Brussels, 1957. 

10. t-.'EAL. B. G. Tht Plastic Merl:odJ of Szructural AnalyJi.s. Chapman &. Hall, London, 1963. 

Appendlx 10.1 FORTRAN LISTING Of PROGRAM EPFO 

Gen~ral Notet 

l. ihc arrays are dimcnsioned and the data input rrom a fJe PADATA by statemcntlines 
100()-1140. Tbe depee or frecdom is computed by lines 1150-1180. 

2. Loads are input and the load vector (YL) assembled io s:atement lines 1190-1340. 

3. Counten, variables. and arrays are set to zero and the oonzero parts of the member
stUfness matrU, namely, (SF1 and {SA}, est.ablished by satementlines IJS0-1560. 

4. The static:s matrU (A) ror the whole frame is senerated b> lines IS70-J970. 

S. The rrame-stifr~s matrix [ASAT) is ¡enerated from (A] 1nd (SF] and {SA) by statement 
lines 1980-2090. 

6. The stiffness matri.l is aupneoted by the load vector and lbe equatioos solved by Oauss
Jordan elíminalioo in statement liDes 21~2360. 

7. Deftectlons larger than 1000 will terminate thc run in lines 2370-2400. (Zero division in 
the equalion solver is detected by statement Jine 2270.) 

8. Slress resultanlJ are cakulated by statement lines 2410-2500, and lhe plastic-hinse 
location NPH and correspoodina smallest-load faclor SALG are detccted by lines 
nZ0-2660. 

9. Cumutatlve dd'~tions and strea resulllott are c:alcub.ted by lines 2670-2770 and 
output by statanent lines 2780-3210. 

10. 1be member-stifl'ness matiú. is moclifted accordina lo t;,e location of the pla.stic hinae 
~-llatema¡l)i~ 3220-lllO, an4 lhe prolfllm wlll procoed lo llnd lhe nexl plaslic 
•u.nJC. '"~ , ' . 
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pendlx 10.1 FORTRAN USTING Of PROGRAM EPFO (Contd.} 

PROGRAM EPFO 

1000 OIMENStON A(1B,l4),ASAT(t8,19),COR0(9,2),JTYPE(9,3) 

1010 + MCON(B.2),SMA(B}.AREA(B},PM(B},OLEN(8),Vl{18). 

1020 + Sf( 1 &.2),SA{8),CSAT(24},SATX(U),ALG(16),CM (1 !), 

1030 + CT(8),CX(18) 

1040 $FILE PACATA 

1050 10 REA0(1).JFN 

1060 lf(JFN)20,20,30 

1070 20 STOP 
1080 30 AEA0(1).JCT,NM,E 

1090 PRINT 40.JFN . 
1100 40 FORMAT(/I/3BH ELASTIC-PLAS11C ANALYSIS OF FRAME NO .. I41/) 

1110 0050I.:a1,JCT 
1120 50 REA0(1 ).(CORO(I,J),J -1,2),(JTYPE(I,J),J...,1,3) 

1130 DO 60 1-t.NM 
1140 60 REAO(l ).(MCON(I.J),J ""1,2),SMA(I),AREA{I),PM(I) 

1 ISO l,..Q 
1160 D0701a1..JCT 
1170 D070J...,1.3 
1180 70 l•L+JTYPE(I,J) 

1190 READ(I),LN 
1200 D0721al,l 
1210 72 VL(I)•O. 

1220 DO l71a1,LN 
1230 READ(I}.JN,(OLEN(J},J•1,3) 

1240 ll=O 
1250 U•JN-1 
1260 IF(U)75, 75,73 
1270 73DQ74J•1.U 
1280 DO 74 lt• 1,3 
1290 7ol Ll•ll+JTYPE(J.K) 
1300 75 00 77 K•1,3 
1310 IF(JTYPE(JN,It))77,77 71 

1320 78ll•ll+1 
1330 Vl(U.}•OLEN(K) 
1340 77 CONTINUE 

1350 NCYCL•O 

1360 CLG•O. 
1370 00901al,l 
1380 90 CX(1)•0. 
1390 DO 270 1•1.NM 
1400 JI •MCON(1.1) 
1410 J2•MCON(I;1) 
1420 X•CORO{J1.1)-CORD(J2.1) 
1430 Y•CORO(J1.2)-CORO(J2.2) 
1440 270 OUN(I)• SQRT(X•X+YeY) 

1450 00 210 1•1,NM 
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14&0 SF(h1.2) .,4 O•hSMA(I)/OLEN(I) 

1470 SF(2•1-1.1) = SF(2•1.2) 

1480 SF(2•1.1) .. o 5•Sf(2•1.2) 

1490 SF(l•l-1,2)"" SF(2•1.1l 

1500 280 SA(I) = f•AREA(I}/OLEN(I) 

1510 M2chNM 

1!520 M3 .. 3•NM 

1530 DO 290 I•I.M2 

1 ... 0 290 CM(I)=O. 

1550 00 291 l=l.NM 

1560 291 CT(I)•O 

1!570 NJ=O 
1580 NK .. O ,. .. oo zgs •-t.L 

1600 DO 295 J•1,M3 

uno 295 A(I,J) •0 O 

1820 DO 450 Joa 1,JCT 

1630 DO 440 M•I.NM 

1840 NA..,NJ 

18!50 lf{J- MCON(M. 1 ))3-40.330,340 

1tl60 330 Jf• MCON(M,2) 

1870 MJ•2•M-1 
1080 Mf•MJ+I 

1690 GO TO 360 

1700 340 IF(J-MCON(M.2))4C0,350,.UO 

1110 350Jfo:MCON(M.t) 

1720 MJ.,2•M 

1730 Mf•MJ-1 

neo 360 X• CORO(JF,IJ- CORD(J,I) 

1750 y • COAD(JF,2)- C0AD(J.2) 

1780 O•SORT(X•X+Y•Y) 

1770 S•Y/D 

1780 C•X/D 
1790 NN•2•NM+M 

1800 IF(JTYPE(J. 1 ))380.3io.370 

tetO 370NA•NA+1 

1120 A.(NA.MJ)•S/0 

1830 A{NA.MF)•A(NA.MJ) 

1840 A{NA.NN)• -C 

1050 310 IF(JTY'E(J.2))400,400.390 - 1180 JtONA•NA+I - 1170 A(NA.MJ)•- C/D 

1110 A(NA.Mf)•A(NA.MJ) 

1110 A(NA.NN)• -S 

1100 400 1f(JTTrE(J.lli4ZO.U0,410 

1110 410NA-NA+1 

uzo A(NA.M.I)•1.0 

1130 4ZO 1f(IIA-N1C)-440,UO 

~l.i 
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1940 430 N Ka NA 

1950 440 CONTINUE 

1960 NJ,.NK 

1970 450 CONTINUE 

1980 455 NCYCL.,NCYCL+ 1 

1990 DO 4BOJ,..1,l 

2000 DO 460 I•1.M2 

2010 K= {(1+ 1)12)•2-1 

2020 460 CSAT(I) -SF(I.I )•A(J,K) + SF(1,2)•A(J,K + 1) 

2030 00 470 1-t.NM 

2040 K•M2+1 

2050 470 CSAT{K) •SA(I)tA(J.K) 
2060 DO 480 1•1,L 

2070 ASAT(I..J) ... OO 

2080 DO .(80 K•1,M3 

2090 480 ASAT(I,J) ""ASAT(I,J) + A(I.IC)•CSAT(IC) 

2100 00 4901-1.1. 

2110 490 ASAT(I.L+t)•VL(I} 

2120 KJ•l+1 
2130 DO 810 1•1,1. 

2140 IP1•1+1 
2150 TEMP•ABS(ASAT(I,I)) 

2180 'K•I 

2170 DO 520 Jeoi,L 

2180 IF(ABS(ASAT(J,I))- TEMP)520,520,51 O 

2190 510 K•J 

2200 TEMP•ABS(ASAT(J,I)) 

2210 520 CONnNUf 

2220 IF{IC-1)530,550.1530 

2230 530D0540J•I,ICJ 

2240 TEMP•ASAT(I..J) 

2250 ASAT(I.J) •ASAT(~J) 

2260 5.(0 ASAT(K.J)•TEMP 

2270 550 IF(ASAT(I,I))570,1000.110 

2280 570 TEMP•I.O/ASAT(I,I) 

2290 DO 580 J •I.KJ 

2300 580 ASAT(I.J) •ASAT(I.J)•TEMP 

2310 DO 810J•1.l 

2320 IF(I- J)_590,1510.!590 

2330 590 TEMP·ASAT(J,I) 

·-' 
2340 DO 800 K•IP1.1U 

2350 &00 ASAT (J. K) •ASAT(J,K)- TfMP•ASAT(I.K} 

2360 810 CONnNUE 
2370 XLMT-1000. 
2380 DO 1120 1•1.1. 
2390 IF(ABS(ASAT(I.I:J))- XLMT)I20,120.1020 

2400 IZOCONnNUE 
2410 DO 150 l•t.MJ 
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2420 CSAT(I) :::0.0 
2430 D0650J ... 1.l 
2440 650 CSAT(I} .-CSAT(I) +AtJ.I)•ASAT(J.l+ 1) 

2450 DO 660 1~1.Ml 
2460 K=((l+1)/2)•2-1 
2470 660 SATX{I) .. Sf(l.1 )•CSAT{K) + Sf(I.2)•CSAT{K. + 1) 

2480 DO 670 l=l.NM 
2490 K=M2+1 
2500 670 SATX(K) ... SA(I)eCSAT(l) 

2510 CONTINUE 
;~.'0 D07201=1.M2 

2530 K"' (1+ 1)/2 
25•0 ZEAO =O OOI•PM(K) 
2550 lf(ABS(SATX(I)}- ZER0)700.700.710 

2560 700ALG(I)""1.E10 
2570 GO TO 720 
2580 71 O ALG(I).,. (PM(K) -A8S(CM(I)))/A8S(SATX(I)) 

2590 720 CONTINUE 
2600 SALG-1.E10 
2610 DO 750 J .. U-42 
2620 TEST-CM(I)•SATX(I) 
2630 lf(TES1)750.730.730 
2640 730 lf(ALG(I)- SALG)140.7SO. 750 
2850 740 SALG.,.ALG(I) 

2850 NPH.,.I 
2870 750 CONTlNUE 
2680 D07601.,.1.M3 
2590 760 SATX(I)• SALG•SATX(I) 

2700 CLG- CLG + SALG 

2710 DO 770 1 ... 1.M2 
2720 770 CM (1)-CM(l}+SATX(I} 

2730 DO 780 I-1.NM 

2740 K:=oM2+1 
2750 780 Cl(I)-CT(I)+SATX(K) 

2760 DO 790 l•1.l 
2770 ASAT(I,IU) -ASAT(UJ)•SALG 
2780 790 CX(I)a CX(I)+ASAT(I,IU} 

2790 1-(NPH+1)/2 
2800 K- {NPH/2).2- NPH 
2810 IF(K)792.793,783 
2820 712 J•MCON(I.1) 

2830 GO TO 799 
2840 793 J • MCON(I.2) 

:r 799 PRINT IOO.NCYCl.U 
J00 FORMAT(///11H P\.AST1C HINGt.I3.11H FORMtD IN MtMBtR. 

+ 13,12H NEAR JOIHT. D) 

2110 PAINT "O.CLG 
2110 1110 FOAMAT(tllll WHDI LOAD FACTOR•,F10.S) 

Chap. 10 Analysis ot Plane Fremeworkl 

Appendht 10.1 FORTRAN USTING OF PROGRAM EPFO (Contd.) 

2900 CONTINUE 
2910 PRINT820 
2920 820 FORMATIJ/24H CUMULATIVE DEFORMATIONS/) 
2930 PRINT 821 
2940 821 FORMAT(42H JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION/) 

2950 ll=-0 
2960 DO 830 1•1.JCT 
2970 DO 827 J-1.3 
2980 lf(JTYPE{I.J))825.825.828 
2990 825 CSAT(J)•O. 
3000 GO 10 827 
3010 828Ll•LL+1 
3020 CSAT{J)-CX(Ll) 
3030 827 CONTINUE 
3040 830 PRINT 840,I,(CSAT(J).J-1,3) 
3050 840 FORMA1(15,3f12 !S) 
3080 PRINT 850 
3070 850 FORMAT(I/19H CUMULATIVE. MOMlNTS/) 
3080 PRINT 851 
3090 851 FORMAT{II1 H MEMBER TERMINAL ~PPUED MOMENTS NEAR 
3100 + JOINTS PLASTIC VALUE/1 
3110 DO 8110 1 .. 1.NM 
3120 K=-2•1-1 
3130 8110 PRINT 870,1,CM(K),CM(K+1),MCON(1.1 ).MCON(1.2}.PM(I) 
3140 870 FORMA1(15.2X.2f13.4,15,4H AND.f3.F14.4) 
3150 PRINT 880 . 

3180 880 FORMAT(I/20H CUMULATIVE TENSIONSn 
3170 PRINT 885 

3180 885 FORMAT(18H MEMBER TENSIONI) 

3190 DO 890 1-1,NM 
3200 K=M2+1 
3210 890 PRINT IOO,I.CT(I) 

3220 900 FORMAT(I5,F.13.3) 
3230 ITEST- ((NPH/2)•2)- NPH 
3240 IF(I1EST)910.920,920 

3250 910 SF(NPH+1.2)•0.7hSF(NPH+1.2) 
3280 Sf(NPH+1.1)=-0.0 
3270 SF(NPH.1) .. 0.0 

3280 SF(NPH.2) •0.0 
3290 GO lO 455 
3300 UO SF(NPH-1,1)•0.7hSF(NPH-1,1) 
3310 SF(NPH- 1.2) • 0.0 

3320 SF(NPH.1)•00 
3330 SF(NPH,2)-0.0 
3340 GO lO 455 

3350 1000 PRINTt-zEAO OMSION IN EQUAnON SOLUTION" 
33&0 GO TO 1040 
3370 1020 PRIHT 1030.XLMT.NCYCl 
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AppendiiC 

Appendix 10.1 FORTRAN LISTING Of PROGRAM EPFO (Contd.) 

3380 1030 FORMAT(/25H OEFORMATIONS lARGER THAN.1X.F81.13H IN 

3390 + C't'CLE NO_I4/J) 
3400 1040 PRINT 1050,JFN 
3410 1050 FORMATif/33H ANAL't'SIS COMPLETEO FOR FRAME NO.,Il/1 

3420 GO TO 10 
3430 END 

Appendlx 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME IN FIG. 10.7 USING 
PROGRAM EPFO 

Member and load data and the joinl and member identification are all sbo.,.,n in Fig. 10.7. 
Program EPFO will analyzc the rrame ir the data are held in a flle PA DATA in the following 
sequence. 

7 Fnme number, jolntJ, memben. 

• 8 lOOOO tlutic modulus 

o 320 Joint coordina tes and type orrestraint 
llO 320 
300 320 

o 170 
llO 170 1 1 
300 170 1 1 1 

o o o o o 
300 o o o o 

1 2 IODO 20 4300 Mtmber data: connectioru, intrtiel, 
2 3 IODO 20 4500 1rea.s and rull plastk moment nlues 
4 ' IODO 20 4500 

' 6 IODO 20 4500 
1 • lOO , 4000 
3 6 500 , 4000 

• 7 lOO , 4000 
6 • lOO 25 4000 

• Number of loadcdjoiau. joiat number, 
1 ' o o end load details ror e.ach o( .. .fointt 

• 10 o o 
2 o -JO o 

' o -30 o 
-1 No additional (ramcs 

FRAME ANALYSIS IY PAOGAAM IJ'FO 

w ELASTIC.PLASnC ANALYSIS Of FRAME NO. 7 

PLASnC HINGI 1 FOAMID IN MIMill 4 NlAR JOINT 1 
WHtN LOAD FAC1'0R-2.71Ut 

Chip. 10 An1lyslt ol Plane Framework1 

Appendlx 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

CUMULATIVE OEFORMATIONS 

JQINT X-MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION 
t 29598 - 02253 .00572 

2 1 28749 -.75690 -.00058 
3 1.27899 -.03213 -.00328 
4 .82326 -.01511 .005-48 
5 .83365 -.58.992 -.00151 • .83505 -.02282 00071 
7 .00000 .00000 .00000 • .00000 .00000 .00000 

CUMUL.ATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC YALUE 
1 -15288272 - .COJ8.812.t 1 ANO 2 45000000 
2 4038 8123 2947.5175 2 ANO 3 4500.0000 
3 - 820.0844 -3813 8425 4 ANO S 45000000 
4 3813.8424 45000000 5AND 8 4500.0000 • 1528.8272 1478.89811 1 ANO 4 40000000 • -2947.6178 -2149.3085 3AND8 40000000 
7 -858 8142 -1825.3085 4 ANO 7 4000.0000 
8 -2350.6935 -2475.!5974 1 ANO 8 .cooo.oooo 

CUMUL.AnVE TENSIONS 

MEMBER TENSION 
-33.979 

2 -33 979 
3 6 589 

• 6589 

• -37.090 

• -48 5152 
7 -18.149 
8 -100.154 

PLASTIC HINGE 2 FORMEO IN MEMBER 1 NEAR JOINT 2 
WHEN LOAO FACTOR-3 09097 

CUMULATIVE OEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 
1 1.85939 -.02499 ..... 
2 1.115022 - 14848 - 00071 • 1 .... 101 -.03551 -00351 • 1.03351 -.01112 1>0700 • 1.03!517 -.75111 -001.tl • 1.03171 -.02512 .00247 
7 .ooooo .00000 .00000 
8 .ooooo .00000 .00000 
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Appendix 10.2 ElASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

CUMVLATIVE MOMENTS 

MEMBER l[AMINA.l APPUEO MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC V ALU E 

-15551385 -45000000 1 ANO 2 4500.0000 

2 4499 9999 3354 21415 2 ANO 3 4500 000() 

3 -8153311 -42670109 4. ANO 5 45000000 

4 4267.0108 45000000 S .ANO 6 45000000 

5 15551385 161-48157 1 ANO 4 4000 0000 

• -3354 2146 -21439695 3ANO 6 4000 0000 ., -749 4846 -19841153 4. ANO 7 40000000 

• -2356 0306 -2792.3476 IAND 8 4000 0000 

CUMUlATIVE TENSIONS 

MEMBEA HNS10N 

1 -38.655 

2 -36.655 

3 1370 

4 6370 

• -40.358 

• -52.381 
7 -74.650 
8 -110.808 

PLAST1C H1NGE 3 FORMEO IN MEMBER 3 NEAR J01NT 5 

WHEN LOAD FACTOR•3 20328 

CUMULATIVE DEFORMAT10NS 

JOINT X·MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 
1 1.8038!5 -0.2591 .00750 
2 1.79407 -1.02138 -.00213 
3 1.78429 -.03887 -.00411 
4 1.11243 -.01780 .00750 
1 1.11455 -.108l7 -.00147 
1 1.11117 -.02591 .00330 
7 .00000 .00000 .00000 
1 .00000 .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEMIER TE.RMINAlAPPUEO fJIOMlNTS NtAR JOINTS PLASTIC V ALU E 
1 -1731.1710 -4500.0000 1ANO Z 4500.0000 
2 ....... 1911 3H1.1ll1 2AH03 4500.0000 
3 -114.8518 -4100.0000 4ANOI 4500.0000 

• 4411.1!119 4500.0000 SANO 1 1'500.0000 
1 1132.9710 1732.1432 1 ANY4 4000.0000 

• -3581.1712 -2111.5909 JANOI 4000.0000 
1 '11.1903 -2141.2111 4AMO 1 4000.0000 

•• 3.4011 -2115.41143 IANOI -

Chep. 10 Anelysie of Plene Ftemeworks 

Appendix 10.2 ElASTIC-PLASTIC ANALYSIS 
etc. (Contd.) 

CUMUlATIVE TEN S ION S 

MEMBER TENSION 
-39.122 

2 -39.122 
3 8.481 
4 8.481 
5 -41.553 

• -54 545 
7 -17 651 

• -114.545 

PLASTIC HINGE 4 FORMEO IN MEMBER 
WHEN lOAD FACTOR•3.28408 

8 NEAA JOINT 3 

CUMUlATIVE OEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION 
2.07252 -.02859 0.0812 2 2.06218 -1.12659 

3 2..05181 
-.00309 

-.03178 -.00434 4 1.2&11 a -.01822 .00908 5 1.25382 -1.13720 • 1.25605 
-.00388 

-.028« .00480 7 .ooooo .ooooo • .ooooo .ooooo .ooooo .ooooo 
CUMUL.ATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPLIEO MOMENTS NEAR JOINTS 1 -1178.3388 -4500.0000 
Pl.ASTIC V ALU E 

1 ANO 2 4500.0000 2 4500.0000 40000001 
3 -12783381 

2ANO 3 4500.0000 
-4500.0000 4 ANO !!i 4500.0000 4 4499 9999 4500.0000 

5 5ANDI 4500.0000 1178.3383 1970.3188 
1 1 ANO 4 4000.0000 -4000.0000 -2211 7188 
7 3ANO 1 4000.0000 -091 9808 -2294 2142 
8 -2288.2812 

4 ANO 7 4000.0000 
-3099 9290 IAND !1 4000.0000 

CUMULATIVE Tt:NSIONS 

MEMBEA TEN S ION 
1 -41.411 
2 -41.411 
3 1.118 
4 1.71. 
1 -4U51 

• -58.8e7 
7 -10.371 
1 -118.117 

' 



Appendut 

Appendlx 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANALVSIS OF THE NEAL-FINZI CONTINUOUS 
BEAM IN FIG. 10.9 

The joint-numbc:rinssyslcm bcgins from thc lcft-hand support u does thc mcmbcr idcntifi
ation, so that the data would be: prc:parc.d in thc: followina sequc:noc: 

1 Fume numbcr, joinu, rncmbcn, 

S • JO,OOO c:lutic: modulus 

o o o o Jolnt dall 

lOO o o 
400 o 1 
JOO o 1 
600 o o 

1 l 100 JO 100 Mcmbc:r data 

l 3 100 JO 100 
l • 100 JO lOO 

• S 100 JO 100 

l Load data 

3 o -1.3 o 
• o -0.1 o 

-1 

Nolt: Thc dimeruioos and beam propc:rties have been ractorcd by 100 in comparison with 

the data in Fis. 10.9. 

NEAL·fiNZI BEAM ANALYSIS BY PROGRAM EPFO 

El.ASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO. 1 

PLASTIC HINGE 1 FORMED IN MEMBER 2 NEAR JOINT 3 

WHEN LOAD FACTOR•1.32353 

CUMULAnVE DEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 

1 .00000 .00000 -.00114 

l .00000 .00000 .00228 

3 .00000 -.24837 .00175 

• .00000 -.25899 -.00152 

& .00000 .00000 -.00313 

( 

Chap. 10 Analysis of Plane Fram.works 

Appendlx 10.3 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEM8ER TERMINAL APPLIED MOMENTS 

1 .0000 68 3824 

l -68.3824 -100.0000 
3 100.0000 - 91S 3235 

• 96.3235 -.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMBER 
1 

2 

3 

• 

TEN SI ON 

.000 

.000 

.000 

.000 

NEAR JOINTS 

1 ANO 2 
2 ANO 3 

3 ANO 4 

4ANO 5 

PLASTIC HINGE 2 FORMEO IN MEMBER 3 NEAR JChNT 4 
WHEN LOAD FACTOR-1.42857 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 

1 .00000 .00000 -.00143 

2 .00000 00000 .00285 

3 .00000 -.32540 .00143 

• .00000 -.30159 -.00190 
5 .00000 .00000 -.00357 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPUEO MOMENTS NEAR JOINTS 
1 .0000 85 7143 1 ANO 2 
2 -85.7143 -tOO 0000 2 ANO 3 

3 100.0000 -100 0000 3 ANO 4 

• 100 0000 -.0000 4 ANO 5 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEM8ER TENSION 

1 .000 
2 .000 
3 .000 

• .000 

OEFORMATIONS LA.RGER THAN 10000 IN CYCLE NO. 3 

ANALYSIS COMPLETEO FOR FRAME NO. 8 

PLASTIC V ALU E 

100.0000 
100.0000 

100.0000 
100.0000 

PLASTIC V ALU E 
100.0000 
100.0000 
100.0000 
100.0000 

"' -
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Appendlx10.Z ElASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

PlASTIC HIHGE 15 FORME O IN hUMBER a N lAR JOINT a 
WHEN LOAD FACTOR•3.42322 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION 
1 4.40514 -.02932 .ozoaa 
2 4.3$4.10 -3.20001 -.01692 
3 4.3830. -.03171 -.01811 

• 2.01805 -.02011 .01801 

• 2.02101 -2.135U -.01365 

• 2 02397 -.o2eu .01305 
7 .00000 .00000 .ooooo 
• .00000 .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MU .. BlR TERMINAl APPLIED MOMENTS NEAR JOINTS 
1 -2404.4823 -45000000 1 ANO 2 
2 4500.0017 40000020 2 ANO 3 
3 -1904.4811 -4500.0000 4 ANO S 

• 4499.9999 4500.0000 5ANO 8 

• 2404.4811 1831.1227 1 ANO 4 

• -4000.0000 -2803 0290 3 ANO 6 
7 73.3582 -3106 6158 4 J.NO 1 

• -1698.9110 -4000.0000 8 ANO 8 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMB(R TENSION 

1 -45.353 

2 -45.354 

3 11.642 

• 11.642 

• -411030 

• -58.8111 

' -88.7211 

• -118.887 

PLASTIC HINGE 8 FORMEO IN MEMBER 7 NEAR JOINT 1 

WHEH LOAO fACTOR•3.49593 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOIKT X-MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 
1 1.12153 -.03074 .02890 
2· 1.10957 -·4.48191 -.02549 

3 1.09751 -.03711 -.021174 

• 2.118\43 -.02110 ...... 
• 2.111574 -3.71441 -.02084 

PLASTIC VAL UE 
4500.0000 
csoo.oooo 
45000000 
4500.0000 
40000000 
4000.0000 
40000000 
4000.0000 

Ch•p. 1 O An•lysis el Pl1ne Fr~m•workt 

Appendlx 10.2 

• 
ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

7 

8 

2 !9008 
.00000 
.00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

-.02644 
.00000 
.ooooo 

MEMBEA TERMINAL APPLIED MOMENTS 
-2731 15918 -4500.0000 

2 45000020 40000024 
3 -2231.8903 -4500.0000 

• 4499.9999 csoo.oooo 
5 2731.6908 1881.2278 

• -4000.0000 -3234 8830 
7 350.4624 -4000.0000 

• -1265.1170 -4000.0000 

CUMUL.ATIVE TENSIONS 

MEMBER TENSION 
1 -48.232 
2 -48.233 
3 17.261 

• 17 281 
5 -48.211 

• -56.887 
7 -93.089 
8 -118.687 

.01860 

.00000 

.00000 

N lAR JOINTS 
1 ANO 2 
2ANO 3 
4 ANO 5 
5 ANO 8 
1 ANO 4 
3 ANO 8 
4ANO 7 
6 ANO 8 

DEFORMATIONS LARGER THAN 1000 O IN CYCLE NO. 1 

ANALYSIS COMPLETEO FOA FRA.ME NO. 7 

PLASTIC V ALU E 
4500.0000 
4500.0000 
4500.0000 

•soooooo 
4000.0000 

4000.0000 
4000.0000 
4000.0000 



INTERACCI~N EST~TICA SUELO-ESTRUCTU~A 

MeTODO ITERATIVO· 

Agustin Demé:neghi Colina' 

La interaccion suelo-estructura se puede resolver mediante un método 
iterativc·. Este• t1ene aplicación en la préctica cuando se dispone de 
un paquete o un programa de computadora que sustituye al terreno de 
cimentación por "resortes", que representan. el módulo de. reacción· de 
dicho ter-reno. Dado que no se conoce a. {l/IMt'l.i. la constante del 
resor-te. pues depende del dia&rama de reaccion del suelo, que es lo 
que justamente se está buscando, se tiene que recurrir a un método 
iterativo. que consiste en suponer valores iniciales de las 
"cc·nstantes de los resortes", y con ellas computar por- una parte las 
deformac~ones de la estructura, y por otra las deformaciones del 
suelo; la diferencia entre deformaciones de estructura y suelo 
pe:-m~te ajustar la "constante del resorte"; el procedimiento se 
repite hasta que coinciden las deformaciones· de estructura y terre~c. 
Esta tecnica tiene la ventaja de que converge rápidamente, de tal 
for-ma que usualmente a la tercera iteración se alcan:an resultados 
sa"tisfacto:-ioz. 

Las expresiones que se emplean son las siguientes: 

a) En el terreno de cimentación se entra con las cargas {o 
reacciones) r y se determinan las deformaciones 6 con la matri= de 

fle~ibilidades del suelo (se puede iniciar con la reacción 
igual a la surnatoria de cc.rgas verticales entre la l"c:-ngi tud 
lc•s cirnientc•s l·; los m•:·dulos de reacción Y. se obtienen 

ve 

r d. 
V = e 

ve 

• 

uniforme 
total de 

{ 1 ) 

lo estructura se entra con las y se calculan las 
deformacion~s ::.. las :--=:acciones r por unidad .je l·:·ngi tud (o::n 

e 
t/m) 

r = { 2) 
d 

donde d es la longitud en Gue actua r 
e e 

Con estos valores de r se entra nuevamente al suelo {inciso=>. y el 

proceso se repite hasta que coinciden las ds:-formacion.es de estructura 
y suelo. 

• Profesor del Departamento de 
Civil, Topogrdfica y Geodésica. 

Geotecnia. Division de Ingenieria 
Facultad de Ingenieria. UNA~ 
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Ilustraremos el proceso an~erior con el ejemplo del capitulo 
anterior. Cabe aclarar que nd se obtendrán los mismos· resultados, 
pues en este ejemplo en particular se supone que la reaccion ~-· 
':erreno (a través de los "resortes") está concentada en los nudc. 
mientras que en el ejemplo anterior la reacción del suelo se tomabH 
como repartida. Si se usaran más "resortes" se alcanzaria una mayor 
coincidencia entre ambos métodos. 

En el terreno ce cimentación se habia obtenido 

·' = 
1 

0.000817668 r + 0.0000349723 r 
~ ~ z ( 3) 

é = 
2 

0.0000634471 r + 0.00163405 r 
1 2 

( 4) 

En la estructura la matriz de rigidez ~no cambia. 
empotramiento y de cargas concentradas valen 

Los vec~ores de 

1 l ! - 7.4 - 3=. 
• 

; 1.4.8 - 50 ¡ t& ' = 1 - 7.4 - 35 
' 1 

J 1 / e¡-.. -.. -... 

1 

_. __ _,_._ 

/ Q-J-J""J L._ -.._...J...J._; 

I~K Vi 

1 K 
1 vz 

r: 
v3 

o 

é l 1 

~ 1 
2 

1 

ó 
" 

1 

J L o 

~ Utilizando la simetria 6 = 6 
1 3 

o = .. 6 
6 

y aplicando 
ecuación matz·icial 

-

L", Ó p• o 
r •_+J:=O 

se llega al siguiente sistema de ecuaciones 

(lo 939.1 + r: l é ·'!. 10 939.1 ó 
V 1 1 2 

- ~1 s?s-~12 e - 42.4 = o .. 
- ~, 878.2 ;s 

~- 1 
+ (21 878.2 + Kv

2
) ;s + 43 756.4 S - 64.8 = O 

2 .. 

:21 878.:: ,, 
1 

+ 21 a1a.2 ~ + sa 3~1.9 e + 4.9233 = o ...... 2 -4 . 

lra iteración 

!niciemos el proceso considerando una reacción uniforme 
r = (35(2) .. 50 .. :?.718)) 18 = 18.7 t/m 

Sean r = r ::= 18. 7 t/m 
1 2 

Terreno de cimentacion. Aplicando las ecs 3, 4 y 1 

;s S r-: 
' 2 V1 

m m ~/m 

K 
V2 

t/m 
0.015944 0.031743 2345.7 2356.4 

> 
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Est:ruct:ura. Con los ~: anteriores y aplicando las ecs 5. 6, 7 y ::! 
V' 

ó ó !" :-
• z 1 z 

m m t/m t/m 
0.020700 0.022280 24.22 13.12 

2da it:eración 

Terreno de cimentación. Con los r 
' ' 

a11teriores determ1naaos a partir 

del análisis estruc~ural y aplicando las ecs 3, 4 y l 

ó ó K K 
• z V1 vZ 

m m t/m t/m 
0.020312 0.0::!2979 2390.7 ::::83.8 

E:s~ruct:urc. Con lc·s Y. ante:- ivres y aplicando las ecs 5, 6, 7 y ~ 
v• 

o é r r 
1 z 1 2 

rr. m 1:/m t/r.: 
0.020587 0.0::!2403 24.61 12.79 

3l·a iteración 

Terreno de ciment:aci6n. Con los r ant:eriores det:e1minados· ~ partir 

d~l an~lisis estructural y aplicando las ecs 3, ~ y l. 

eS '- i5 K K 
1. z v1" vZ 

m m t/m 1:/m 
0.07.0570 0.0~2461 2392.8 2::77.7 

Est:-uctura. Con los r: ant-=:ric·res y aplicando las ecs 5, 6, 7 y 2 
V' 

eS ó !" r 
' z 1 "' 

m m ::/m 1:/m 

0.0.:!0589 o o.-¡-,,'"")...., . -~ ........... ,..., .· 
~~ .63 1::!.77 

Apreciamos que en la t:erccra iteración ~rácticament:e coinciden las 
deformaciones de suelo y est:ructura. 

19 
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3.6 Fórmulas para deformaciones.elásticas 

Las deformaciones instantáneas 
manera aproximada utilizando 
teoría de la elasticidad. 

en los suelos se pueden .-,\lcular de 
las expresiones que pr~, .. ,rciona la 

3.6.1 Deformación vertical de un rectángulo cargado 

El asentamiento de la superficie de un 
e isótropo, bajo la esquina de un 
uniformemente repartida q, está 

medio semiinfiniL-. homogéneo 
rcctangulo sorneL11 0 a carga 
dado por la 'órmula de 

Schleicher (Terzaghi 1943) 

donde D = 
L = 
E = 
V = 

( :L. ln 
L 

ancho del rectángulo 
longitüJ del rectángulo 

+ B 1n 

módulo de elasticidad del medio 
relación de Poisson del medio 

Si el cimiento es cuadrado, la ec 3.19 se convierte en 

2 q B (1 - v 2
) ln (1 + ,í2 ) 

5 = 
rr E 

5 = 
TI E 

) 

( 3. 19) 

(3.!9') 

(3.19 11
) 

La rigidez lineal v~;:-tical se define com.o el coci':nte oie la carga 
vert~cal concentrada Q• entre el asentamiento vert~cal 1 ue produce 

dicha carga. En un cimiento de planta cuadrada de ancho B, la rigidez 
lineal vertical,está dada por 

K = 
V 

0.891 E B 

(En la ec 3.19"' el asentamiento se calcula ba)·o el 
cuadrado.) 

(3.19"') 

-:entro del 

Cuando el medio elástico tiene un espesor H , el asentamJh 11 to bajo la 
esquina de un rectángulo sometido a carga u~iforme q esta dado por la 
fórmula de Steinbrenner (Juárez Badillo y R1co 1980) 

> 
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(D + j L
2

+ B 2
) 1 L

2
+ 11

2 (L + / L 2 + D2
) 1 D"+ ¡¡" 

ó =[q(1-v 2
)jrrE)[L ln · + B ln-----------------------

L ( B + A) B ( L + 11 ) 

LB 
+ (q/2nE) 

2 (l-v-2v) ¡¡- ang tan-- (3.20) 
1!11 

(3. 21) 

cuando existe un medio es~~atificado como el de la fig 3.12, formado 
por n estratos de propiedades elásticas E y·v, el asentamiento de la 
superficie se puede calcular ut'ilizando la ley de Hooke para cada 
estrato: 

e = (1/E) ( o- - V (o- + O' ) ] 
Z Z X Y 

(3.22) 

donde o- , o- y o- son los esfuerzos normales vertical y horizontales 
Z X y 

ocasionados por la carga aplicada en la superficie del medio, y e es 
z 

la deformación unitaria del estr~to. La deformación, en unidades de 
longitud, del estrato esta dada por 

ó = e H 
z 

donde H es el espesor del estrato. 

(3.23) 

La deformación de la superfice será la suma de las deformaciones· de 
cada estrato. 

3.6.2 Circulo cargado 

En un círculo d'e· radio R sometido a carga uniforme 
superficie, el asentamiento bajo el centro está dado por 
1973) 

2 
TI (1 - V) Il,..q 

¿; = 
V 

2 E 

q en,, su 
(Zeevaert 

(J .24) 

El desplazamiento horizontal de un círculo sometido a una carga 
horizontal Q está dado por (Richart et al 1970) 

h 

¿; = 
h 

( 7 - 8 v) Qh 

32 ( 1 - V) G R 

El g~ro del círculo ocasionado por 
1970) 

e = [ J (1 - v) M l 1 8 G R3 

en que G = E 1 2 (1 + v) 

(3. 25) 

un momento M vale (Richart et al 

(3.26) 

(3.26) 

Con las expresiones anteriores se pueden obtener las rigideces lineal 
Y angular de un cimiento de planta circular. La rigidez lineal 

, 
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vertical se define como la carga vertical entre el asentamie111., que 
produce: 

Kv= Qv 1 i5v = 2 E R / (1 -v
2

) l. 27) 

La rigidez lineal ho;:izontal se define como la carga horizontill entre 
el desplazamiento horizorJtal que produce: 

32 (1 - v) G R 
= 

7 - 8 V 

La rigidez angular o rigidez a la rotación se 
cociente del momento entre el giro que produce: 

K = M 1 e = 8 G R
3 1 J (1 - v) 

r 

3.6.3 Giro de un rectangulo sometido a momentv 

( , . 20) 

define c .. ,110 el 

(3.).9) 

El giro de un rectangulo sujeto a un momento M (fig 3.13) Se puede 
calcular determinando la carga de tipo trapecial (ecs 3.14 y '.15) 0 
triangulu.r ( ecs 3. 17 y 3. 18) que actúa sobre el terrc., 0 • A 
continuación se divide la carga en un número n de cargas un 1 formes 
( f ig 3. 9) y se determinan los esfuerzos normales cr z , crx y cr Y '·•m las 

ecs 3.G a 3.9, a la mltad de cada uno de los estratos del SUI·c;uelo. 
La deformación unitaria de cada estra~'? se obtie.ne aplicando la ley 
de llooke ( ec 3. 2 2) y la· deformac~on en un~dades de ), .. 1g i tud 
utilizando la ec 3. 23. Esta operación se realiza bajo los pun1 ·•s A y 
B de la fig 3. 9, con lo que se determina, mediante la suma •le las 
deformaciones de cada estrato, la deformación en la superf ic 1 a. con 
estos resultados se puede calcular el giro del rectangulo somc~ido a 
momento. En el ejemplo 6.1 se presenta una aplicación da este 
procedimiento. . - .. 

En forma simplificada, se puede usar el siguiente artif ic 10 : se 
obtiene el momento de inercia del rectangulo I en el sentido ~ue se 
esta analizando, y se determina el radio equivalente a .un circlllo que 
tenga el mismo momento de inercia del rectangulo (Normas de s·ismo 
1987): 

R = 4 I 1 rr 11~ 
(J. )9) 

Con el radio equivalente R se emplea la ec J. 25 para determi >tar el 
giro de la cimentación de planta rectangular. 

El criterio anterior es valido cuando la longitud del cimiel 1to es 
similar al ancho del mismo. Para valores de la longitud mayoros que 

22 



tres veces el ancho del cimiento, es conveniente usar la fórmula de 
Fróhlich para un cimiento continuo (de longitud infinita) de ancho D 
(Zeevaert 1973) 

(3.30) 

' donde M es el momento por unidad de l~ngitud del cimiento (t.m/m). 

~-. ' n 
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FA.CLJLTA.D DE INc;ENIERfA. LJNA."" 
DIVISIÓN DE EDLJCA.CIÓN CC>NTINLJA. 

"Tres décadas de orgullosa excelencia" 1971 - 2001 

DIPLOMADO EN ANÁLISIS Y 
DISEÑO DE ESTRUCTURAS Y 

CIMENTACIONES 

MÓDULO 111 
CA022 DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE 

CONCRETO REFORZADO 

TEMA: 
ADHERENCIA Y ANCLAJE 

EXPOSITOR: ING. HÉCTOR GUZMÁN OLGUÍN 
PALACIO DE MINERÍA 

Palacio de M1neria, Calle de Tacuba No. S, Pnmer piso, Delegación Cuauhtémoc, CP 06000, CoL Centro, México D.F., 
APDO Postal M-2285 • Tels 5521 4021 al24, 5623.2910 y 5623.2971 • Fax: 5510.0573 



·IV. ADHERENCIA Y ANCLAJE 

l.- NATURALEZA 

b 

;rer:..JcRz.o 
ADH5'f'JDO 

T¡ 

L 

r--
' 

'· 

lf'¿:,=-¿¡=:;rz:o SIN 
ADh'~éNCIA 

--- Te-"> 7i 

.!:J:..'Gif'AMA o: Cti.='P.t='O L.~JF.::" a!: LA',' 
T.'f'AMO OC .S~~A ADHel<.'ta,.t; 

1 



1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO 

2 

Al ADHESION DE ORIGEN CUIMICO 

B> FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO 

C> APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES 

Al Y Bl EN VARILLAS LISAS 

Al Bl Y Cl EN VARILLAS CORRUGADAS 



2.- ADHERENCIA POR ANCLAJE O DESARROLLO 

• 

• 

' • 
1 
1 , 

• 1 ., .. , . , 

, :. 1 • tJ 
,. . ~ .. 1 • 

4 1 r• 
• • .. • 1 

• 

. . --.. 
• 

·' . ·r.~.,· 1 
" .. ... ,6) &.; / 

" .. .- , . ; . 

-<L :E: o t.. ::. As f:: 

..u..= ~.fis 
Eot.. -

.S/ f.s = f'y 
.u... = ...U...,u.. 

y L = t d 

T •Ae fe 

7Td¿, L 
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3.- ADHERENCIA POR FLEXIOtl 

• ' 

4 

Al POR EFECTO DE UN INCREMErrro DE ESFUERZOS EN LAS VA 
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOMEH 
TOS. 

.! 

A - -, 
1 1 

1 1 
1 1 
' ' 
1 

·1 
1 

1 
l--

1 

.6T .. AM 
i 

1:.7 • P(I..o lAx 

A ~ 
1 1 
1 ' 1 

rtJ 
·~x· 
~ 

TOMANDO Ll M !TES CUANDO A x~ O 

,t..;. = dM \ . 
dx =:¿_o ~ -

PERO dM ·V d"iC 

~- V 

1 
l.Lo 

-·---·--r ---- r,.¿.,. 



b) CAMf310 éN t..06 é5rC/élfZ'O~ !?: tA5 'RII'r/!..Lt"-15 
J&'O!lf AGI'fiETAMIENíO P:t. :t..eMeNiO 

.... 

e~rve. ~5 eN ce. ,;.¡c~o 
1 

1 
' 
' 

1 
1 

1 

A,. '[-e-Tí • M 
!~o l.@ 

,/( .. a , = .,.,~ A-s 
o' l. .!o o'(. éc 
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4.- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA 
ADHERENCIA. 

6 

Al RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PRQ 
PORCIONAL A Vf'C, 

Bl TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUER 
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 GRif 
TAS DE FLEXION. MEJORA LA ADHERENCIA. 

= -

-' . 



. 5.- REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS 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 MAXIMOS EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEN . -
DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO 4, 

' 
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6,- R E G L A M E N T O D. F. l 9 8 7 

ACERO EN TENSION: 

t·c d 1 

L. • • 

8 

~~CCION De' MI1XIN:t) 

1 ..-,/ • MOM~Nro 
-~--:e--_¡ 

f~t 

~~~~·· 

W-
i ~.L. d. 

--r 

1 -,.-
Id 
~ 
1 

1 d 1 

1 1 

1 1 

~:z..Pd 
' 

1 
~ 

1 

d 

~ Ld. 

1 1 

1 
1~ -
Id 1 

1 1 1 

i /) 1 ' 
¿-ro -

1 



6,- RE G LA M E N T O D. F. 1 9 8 7 

ACERO E~ TENSION: 

~~CCIO/'J Dé MIIXtfl-:~ 
1 .-/' ·MaM~NíO 

- -··;t --- -' - . ~-...:::- - - _¡ 

·r~::~-.~;------~:-----r----~----~ 
.,_. D ~ . ' 

d . 
L. • • 

m;;~ t?t/é [(,' rv,·.-,. 
fs SEA tj· 

.. -:l 
1. t" J 

1 ;..._i 

' 1 
7\. 

Id 
~ 
i 

' 
L 

1 
' 1 

1 1 
¡, -

! d 1 Id 1 

1 ' 1 
1 1 1 ' 
J,.:;;:. .P d L?-.Jld ' 
1 , T 1 1 

1 

\ 
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. --. ' 

LONGITUD BASICA DE DESARROLLO: 

l db • 0.06 ae fy ~ 0,006 dbfy 

F 

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. ( L d l 

L d • Factor Ldb 

CONDICIDN DEL REFUERZO 

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS COLOCA 
DAS DE MANERA QUE BAJO ELLAS SE CUELEN 

'FACTOR 

MAS DE 30 CM DE CONCRETO. 1.4 

EN CONCRETO LIGERO 

BARRAS CON Fv MAYOR DE 4200 KG/cM2 CFv, 
EN KG/cM2), 

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

;ODOS LOS OTROS CASOS 

~ -

EtJ NI llGUfl CASO Ld SERA MENOR DE 30 CM, 

' 

1.33 

2 - 4200 
FY 

• 1.2 

l. O 

11 



.EN PAQUETES L d SE INCREMENTA: 

Lc!c/b 

00 L d • l. 00 Ldc/b (NO SE MOlliFICA) 

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

.L d' • fs l d 
fY 

DONDE fs • 

EN VARILLAS LISAS 

ACERO EN COMPRESION. 
~·-

L d - 0.6 Ld ~ensión 

Ld loo · 20 cm. 
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ffECUf3/TIMIENTO Y 5ér'tA.IfACION Pé VAfri!..I..A6 
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3 t:N COLVMNtit5 ( MAX) 
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DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CC>NTINUA. 
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MÓDULO 111 
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TEMA: 
CORTANTE 
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V,- C O R T A N T E , 

l.- COMPORTAMIENTO ELASTICO 
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ESFUERZOS PRINClPALL·. 

·J. 
a2 

---··~ 
. ~· 

¡/ Q<-lx 
~ ÚYX ¿ .. 

( f4l ) 
. .fx ~~;< 

~"-~- }-¡X-:J-~-y 

. Ú A 

CIRCULO DE MOHR !¡ .- TEtiSION MAXIMA 
<DIAGONAL) 
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,TRAYECTORIAS DE ESFUERZOS PRINCIPALES . . . . . . -
. . . . . ; . . .. . 

. . . · 

fflffffffiififff.fitffiffiiiiiiffffftftt• 

. rENS/tJN~~ ---

-~MI'A:W.If5 ----

1 \ 
///1 

VJGA DE CONCRETO SIMPLE 

. 
. LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI 

SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCR.E 
TO Y APARECEfl LAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO. A -
PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU COM 
PORTAMIENTO BAJO LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTICO Y· 
HOMOGENEO. 
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2.- MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL 

... 

·. -~ . 

Grieu WdiMcll torm.~e ,.., . .,. ... , .... .,.,.., . 
.,.pM.dtnrpl 

Grieu indtnact. lcmn.cs. 
." . ...,.._lm•n1•., ••ria1 .......... ~ 

• :::. 1 

~·~·~r··-
• . '· 

' 

Golou lftcllftllla to-
1&6bharn.nae" u,._..., ......... -::•.:::...-~ 

b) Folla '"' cn.,.r6n -· cortan• 

1 

e) F•U• en •'*'-•~ por can.na 

1 
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fFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL. 

Al REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE PARA TOMAR COMPRESIONES 
PARA FLEXION. 

Bl AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN EL REFUERZO. 

·C) REDUCE EL AREA DISPONIBLE PARA TOMAR CORTANTE. 

3.- MIEMBROS CON REFUERZO TRANSVERSAL. 

6 

Al ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL, EL COMPORTAMIEll 
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 FLUErlCIA, 
PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA 
MENOTS LIMITAN EL fy DEL REFUERZO P. L;~JO KG/cM2, 

Cl SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRAOOS, EL CON 
F 1 NAMI ENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTl Ll DAD DEL 
ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 



· 4.- CALCULO DE LA RESISTENCIA. 

Al CONTRIBUCION DEL CONCRETO <Vcl. 

SE CONSIDERA QUE LA FUERZA CORTANTE QUE RESISTE -

EL CONCRETO ES IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO-

INCLINADO¡ Y ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA EN 

TENS 1 ON DEL CONCRETQ, QUE A SU VEZ ES PROPORC IQ. 

NAL A LA RAIZ CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN C0[1 

PRESION: 
"· , .. 

POR TANTO: 

Ve= K·F 

7 
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= -

,6 T = .t;; M "' V!!5 
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~ = Av/5 r cos~+ ;:zx~ J 

Avj4 

Ve A.._,.;!; é' ( ~<><.~ !3"'N~ ) 5Í t;z' • 4-:5• 
5 TAN~ 
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5.- R E G L A M E N T O . D. F. l 9 8 7. 
REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE 

VR :!: Ve + Vs 
VR ~ Vu 

5,1 FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu. 

A> FACTORES DE CARGA 

Vu = F.C. V 
Vu = 1.4 CVcM + Vcv> 
Vu " l. S CVcM + Vcv> ), GRUPO A 
Vu = 1.1 CVcM + Vcv + VeA) 

Bl FUERZA CORTANTE MAXIMA. 

50L.O 51 L.~5 CA/Itft'T~ COM'I"'/1/N"<é"IV .O//..EC"T;4A'/¿;{/T: 
A L,t:, V/t:;/'4 9 

• 
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5.2 DETERMINACION DE Ve, 

Al SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRf . 
· DOMINA LA FLEXION SI L/~} 5, 

EN ESTE CASO: 

Ve = VCR 

. DONDE: p • As 
bd 

y FR • { 0.8 

0.6 

(0 b. 2) 

(0 > 2) 

B l RELA C ION PERAL TE/ ANCHO. 

:;1 ! h/b ~ 6 ~ -==) 
h ~ 70 cm J Ve • VCR 

Si 

Si 

si 

h/b) 6 

h ) 70 cm 

) h/b ) 6 \ 

~ h) 70 cm J 

Ve = O. 7 VCR 

Ve= 0.7 VCR 

= -
Ve = 0.49 VCR 

. (ai p b 0.01) 

(si p > 0.01) 

JI 

... 



Cl CONSIDERACION DE LA RELACION M/V 

Si L/h ( 4 

Ve • (3.5-2.5 M) VtR 
vd 

PERO NO MAYOR QUE l. s Fabd ~ f*c 

Dl INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

1 . 1 -t 
1 

..::o.á>7As 
¿~ .J .. ,d 

í e 
·: . ..-l 

1 1 • 

¡.-- d L . .Ji---f 

Vc•O. 7Vc~ 

El TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

= -

.._¿' - d r-

12 Ve=- 0.7 Ve~ 



f) CORTANTE Y CARGA AXIAL 

Ve ., K VeR 

DONDE 

K • l + 0.007 (~) 
AC 

K = l - 0.03 (!_2) 

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 

COMPRESION 

TENSION 

Ve • O • S !'Rbd r;;;c 
INDEPENDIENTEMENTE DE P 

13 



5.3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

14 

·Si Vu > Ve 

Al ESTRIBOS VERTICALES 

Vs = Fp Av fy d 
S 

S = FR Av fyd b. Fp Av fy 
Vu - Ve 3 , Sl:l 

Bl ESTRIBOS INCLINADOS 

S .. Fp Av fyd 
vu-Vc 

(sentl.+ eos( ) '- Fp Av fy 
3.5 l:l 

Cl VALOR MAXlMO DE Vu. 

Dl SEPARAClON MAXlMA EN FUNCION DE Vu. 

Si Vu) Ve PERO <.. 1.5 FRbdF 

SEPMAX = 0.5 d 

Si Vu) 1.5 FRbd Fc = -PERO ( 2 FRb~ 

SEPMAX '"' 0.25d 

.. 



El SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

. S • 0.25 d Si (Q) 2) 

S '"' O. S d Si (Q la 21 

Fl CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

YIGAS PRINCIPALES 

- ty ~ 4200 Kg/cm2 

- e min - 6.3 mm (1/4. o 121 

- ANCLADOS lO e DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 
YARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

·ESTRIBOS 1 NCLI NADO S~ ~ 45 • 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30" 

15 ! 
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E> SEPARACION MAXIMA EN FUNClON DE Q, 

S • 0.25 d . Si IQ > 2) 

S • 0.5 d Si (Q !: 2) 

Fl ~ARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- fy !:. 4200 Kq/cm2 

- 0 min ~ 6.3 mm (1/4• o i2) 

- ANCLADOS 10 B DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 
YARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

= -

·ESTRIBOS INCLINADOS p( ~ 45" 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30" 
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¿Qué es concreto presforzado?. 

Una manera sencilla de entender el concreto presforzado es a través de su 
comparación con el concreto simple y con el concreto reforzado como pasos 
sucesivos de un proceso. 

Si tenemos·una viga de concreto simple como la mostrada en la figura (fig 
1), esta tendrá una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos noL 
males de tensión en el cofcreto no séan mayores a la capacidad del concr~ 
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: 

o 

T 
2:L 

~·~?a 
~ bh~ frl' 
\::. 30 ~re. 

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de ten 
sión, aumentaremos su capacidad con respecto al momento de agrietamiento
fig. ( : ) . 

Si tomamos como base las consideraciones básicas del R.D.D.F., obtendre-
mos una carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondi 
ente a la viga de concreto simple. 

En las figuras ( · ) y ( ·. ) se muestran los diagr<mc·, correspondientes pa
ra ambos casos. 

Como siguiente paso del mismo proceso, demos ahora ~ la misma viga un es
tado de deformaciones contrario al pLOducido por las pzas. P,_de tal sueL 
te que las tensiones en el concreto desaparezcan. 

De esta manera, lograriamos una carga de servicio del orden de 7 veces ~ 
yor a la del concreto simple. 

Es decir, si comparamos la misma sección, a través de concreto reforzado
y presforzado, logramos con el segundo una capacidad mayor respecto al-
primero del orden de 1.55 veces. 

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo. 

23 
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v.g. 

Si suponemos la siguiente viga: 

p p 

La viga es de concreto simple con f'c = 400 Kg 
' cm 

Si el valor de la carga Pes de 10 tons.; 

Entonces M = Pa = 10 Tm. 

y los esfuerzos: 

f = M 10 00000 = 125 Kg 
S 8000 ---.-cm • 

f = 125 
Kg 

' cm 

El diagrama <" ·,f uerzos correspondiente es: 

1 
1\:: ~0 CYVi. 



Es evidente que la viga fallaría puesto que las tensiones son excesivas. 

Sin embargo, si a la misma viga, a través de un medio mecánico le aplica
mos la siguiente carga: 

i 
l 

t.-
/ 

Siendo Pp 7 75000 Kgs. 

e = 6.67 cm. 

. . 

J 
¡ 

' 

1 .J. 
• 

/1"--.. 

de tal suerte que produzca el siguiente estado d~ esfuerzos 

125 Kg/cm' comp. 

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinación de esfuerzos. 

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 aceptables 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: 

-h 

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), tendriamos un 
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien
cia a flexión. 

Es decir: 

= -

j 
\ V' • 

-'-



Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados. 

El efecto externo, de h·echo 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 escuadria. 

Diferencias básicas y rangos 
postensado. 
Ventajas y desventajas: 

Materiales: 

Concreto • 
.Acero. 

Perdidas de presfuerzo 
Etapas de trabajo. 

de utilización entre concreto pretensado y -

= -

27 
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'*"**M M M M M f-Hd!··H'***********H 1 1 1 1 1 1 1 1 1 * DISENO DE ELEMENTOS PRESFORZADOS * 
******-H-**•********************* ••••• LOS DATOS SON EN KGS. Y EN CMS. FECHA: 

f NOMBRE DE LA PIEZA ? * •LOSA TT 247.5/60 H. 

*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 
f'~ PRES.= 350 Kq./cm2. fcu PRES.= 
f'~ REF. = 200 Kq,/cm2. Es PRES. = 
f'ci DET.= 250 Kq./cm2. as PRES. = 

C. PERD. = 
C. TENS. = 

*** ETAPAS DE CARGA *** 
CUANTAS ETAPAS SON = 4 

18-Abi"-~Q 

VA7.f.lliF.::! 

1 7!'00 lf ~. 1 r .. ?. · 
2000000 "''='· lr-m2. 

O.!"i"i r-rn?. 

SECCION SIMPLE = 1 SECCION COMPUESTA= ? 
ETAPA SECCION 

1 
2 
2 
4 

1 
J 
2 
~ 
L 

SIC w 
613.8 K(;./ML. 
420.8 KG./~IL. 

742.5 KG./ML. 
400.0 KG./ML. 

*** PROPIEDADES GEOMETR!CAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DF ABAJO 
HACIA ARRIBA 

LINJDADES=r:m~'2 

PROPIEDADFS AFOMFTDT~AQ 

++++ SECCION SIMPLE +~++ AREA= ?<;<;7."\f' ~""'"'"'· 
CUANTAS AREAS SON= 2 l TOTAL= Rt87¡t,o<.."lf' r"''M"'4. 

y INF= 4;.=t • .,(l ,.....,_ 
BASE BASE ALTURA y SUP= lo'..8f' í1't\ • 

INFERIOR SUPERIOR S JNF= tRQc;::l.oln r-rn""":::. 
~ SIJP= 4R7~?.<;>7 rrnA~. "' cm. ~m. crn . 

18.0(1 30.00 ~~ .. 00 
247.50 247.50 ~ .. oo 

++++ SECCION COMPUESTA +•++ APFA= ~4Q":' OA r,.,.. ... ., 
CUANTAS ARE AS SON= ! TOTAL= 10?"\874.':>? ~"'"'4 

y JNF= 111:::1.~? ,... .. 
BASE BASE ALTURA y SliP= '"'·"'"' ....... 
INFERIOR SUPERIOR ~ TNF= ???4"1.'\! I""'M,..':I .~ 

crn. crn. c:-m. ~ 
.~ SliP= 1'.4f,~"'7.01:\ ~""'""''""":~' 

247.5(1 247.50 : •• (l(l 

*** CADLES DE PRESFUER:n. NUMEP.p ... PC1S l r.! ClN Y r.! APn *** 
NUMERO DE CABLES= 8.0 CLARO IMTS,I = tn.8t 
CENTROIDE, !~m.l = 6.5 

*** REVISION DE ESFUERZOS PF.RMIS!BLES *** 
LOS ESFUERZOS SON: PARA LA ETAPA 

1 FS 1 1 l = 18.40 Kc¡. /crn2. Fllll= 
2 FS12l= 12.61 Kc¡, lc:rn?. FI17.1= 
3 FS!31= 1 1 o 73 K'O./cm2. FT (3l= 
4 FSI4l= 6.3? Ka./cm2. Fl141= 

-47.<~1'1 lf';'.lc:m'2. 
-~?. 4'0 K o;!. /r-ro2 ... ~.,, 
-48.7,; ... .,., ...... ?. 
-?1-..?"' "'=' '~'"?.· 

28 



r ... ""' 

49,05 
-16.73 

LOS TOTALES FS T = 
PRESFUERZO FS P = 
PERMISIBLE la ETAPA 
PERMISIBLE DE SERVICIO 

FC= 
FC= 

KQ. /cm2. 
K o. 1 c::~n2. 

120.00 
157.50 

FI T = 
Fl P • 

Kc¡./c~n2. 

. K e¡. 1 cn1?.. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS ES : PARA LA ETAPA 
1 FSill= ! ,67· Y.Q,/C::m2. FI !!loe 

2 . FSI2l= 1~.?.8 Ko./cm2. Fl12>= 
3 

·.:¡ 
FS(3)= 
FSI4>= 

26.fl! KQ,/Cm'2. 
32.S3 I<Q./cm2. 

*** REV!SION DE FLECHAS *** 
1 ·r LA SUNA DE FLECHAS ES 

. LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES 

* * * LA Ft..ECHA PER~ll S J rLE ES 
: 

Fl131= 
FIC4>= 

2.210 
-1,¡;17 

2.66'2 

r.m . 
rm. 
r.n'. 

PARA LA ETAPA: FLE::HI\:0:: COMRTNACTC1N: 
j D = 0.7t::' cm. CD 
2 D = (i. 4:':"'r:: r: rn • CD 
3 D = Cl. (¡~•A r. ffl • CD 
4 D = o.~c;~ ítt'l. en 

*-l:·-1:· r-:S V! S 1 ÓN A LA Rl.lf'TUr.: 1\ ..-.-~;~ 

AREA DE ACERO DE REFUERZO : 
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE RFFUFR70 
CENTRO!DE DEL ACERO DE REFLIERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO C Sl=J. NO=n 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO C Sl=l. NO=O 

EL MOMENTO RESISTENTE 
EL MOMENTO ACTUANTE 
EL FACTOR DE SEGURIDAD 

EL VALOR DE 

= -

= 
= 
= 
= 

-t~l1. ~..:. v:-. ,,..""-, 
1(')-:o,c::;? .... ':' ,,.._., 

~"T: -tl"'\.17' 

~T: -C:O C"? 

¡,('. '7? V':'. 1 ~""'?. 

??.?0 Ji?·'~""?. 
-?n·. Q~ "'?. ,,.,.? 
-4'7. ?4 "''?·Ir"'? 

-n.on~ r""'1T., 

-n.<~lf. '""'· 
n.?<~n '""' (),<;o:> ,..._.,,. . 
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H**-****"*f-l·i(--l'-*-!:·*******M K K M M M M K K K K W K W * DISENO DE' ~I.CMENTOS PRESFORZADOS * 
***H*-H··H-f.·:>-!>.-l'-l'-4--li-!l-!f-l'-lf******K M U K W K J. K 

LOS DATOS SON EN K~S. ·~ E~! CHS. FECHA: 
-lf NO~IBRE DE LA PIEZA "" ~- =T. PORTANTE "L" H. 

*** CONCRETOS *** *** ACEROS 4--11--lf 
f'c PRES.= 350 K~./crn2. fnu PRES.• 
f'c REF. = 200 KQ,/Cm2. Es PRES. = 
f'ci DET.= =~(l ~:~./cm7. ~S PRE~. = 

C. PERD. = 
C. "!'ENS. = 

CUANTAS :-: TA;: ~\ ~:

SECClON &H1PL[ ~ 

ETAPA SE:CION r1f 
1 
2 
3 
4 

1 

~:¡~.: = 4 
SECCION COMPUFRTA= 

w 
R:n.n KG./~11 

2072.0 KG./MI 
131B.(l .. :G./MI 
1550. O KG. /~11 

1 Fl-1'·· ... -f'IC' 
VA7PI' 7 

7 

"750" 
?,.. ·r"¡nnf"· 

f\,OC" 

("'¡. !?·'· 
'1 • "'?CO 

'':'. Ir:~". 
''':'· lr--f'l''?. 
- ..... ?. 

*** PROPIEDADES GEnMETRICAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DF ABAJO 
HACIA ARRIBA 

l1NJDADFR=rm~7 

PROPIEDADES GFnMFTFTrAQ 

++++ SECCION SIMPLE +++• AREA= ~~?~.()r) ,..91"1 .... '2. 
CUANTAS AREAS SONE 2 I TOTAl.= '21'70~47.~~ ~m .... 4. 

y INF= ~R.OO ..... 
BASE BASE ALTURA y ~liP= 4"-. 1 1 ..... 
INFERIOR SUPERIOR S UIF= 54~::11. 7? rm"""'~. 

c:rn. crn. L r;~. S S1JP= 4~Q~c:;_...,..; r-m ... ~. 

50.0(1 50.0(1 :'<0.00 
35.00 35.00 ~:.. 0(1 

++++ SECC:JN CO~IPUES~~ ~,~+ ARE' A= ~Pan 7,<. r-m ... 2. 
CUANTAS AREAS SON= ? T TOTAL= ::11?704?,,;? r-tt~.""d. 

., lNF= 44.~? I"'M. ' BASE BASE ALTur~r. y SLIP= ~'1.&1~ ...... 
INFERIOR SUPERIOR S JNF= 707<1 1. 07 '*"'"'":'. 

c:m. C:::Tn. r .. ,,. ~ 
~ ;;uP= ...1 Q44. 1? ~"'""~. 

3":·. 00 3":·. 00 ::0 • (II,J 

7":·. 00 75.00 : .. r:o 

*** CABLES DE PRESFIJrr-:::n. NU~IEP..O. POSlCION Y r.t ARO -l'-~ 
NU~1ERO DE CABLES = : ''· ,-, CLARO 1 MTS. 1 = 1 O. a o 
CENTRO! DE. <c:::rr..) = lr1. r1 

*** REVI:::'.ION DE ESFU~t=':~;·~. PERMISIBLES *** 
LOS E:OFUERZOS SON: p;\!=:A ~A ETAPA 

1 FSI1l= ~· 1 7 V.<::. 1 r.rn2. Fl 1 1 1 = ...:...,. 
2 FS(2l= t,~;. ';;2 Ko. /cm2. FJ 121=-
3 FSI3l~ ::·r-:. 75 K~./r.m2. FJ13l= 
<1 F214l= ?7, 1 3 Ko. tcm2. FI14l= 

-?n.-=t~ v':.lr-•~ . 
-~1.?., V.-?.1,-.,.-
-~7."-<1 11'?.11"' .. 

-?e;>. R~ 11';'. Ir,..•· 

-



LOS TOTALES FS T = 150,96 Kg,/c:m2. FI T = 

PRESFUERZO FS p = -34.95 Kq,/c:m2. FI p = 
PERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 Ko;¡./c:m2. 
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 K<;~./cm?. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS E5 : PARA LA ETAPA 
1 FS ( 1) = -10.78 K<l,/c:m2. 
2 FS<2>= so. 14 Kq,/cm2. 
3 FSC3l= 88.89 Kq,/cm2. 
4 FS<4>= 116.02 Kq. /cm2. 

*** REVISION DE FLECHAS *** 
,.,. LA SU~IA DE FLECHAS ES 

LA CONTRAFLECHA POR PRE~FUERZO ES 

* * * LA FLECHA PER~II SI !>LE ES 
PARA LA ETAPA: FLECHAS: 

1 D = 0 .. 316 e: m. - D = 0,7Q6 c:m. "' 
3 D = 0.5(16 cm. 
4 D = (¡,404 crn. 

*** REVJSION A LA RUPTURA *** 
AREA DE ACERO DE REFUERZO ; 

FI < t l = 
FIC2l= 
FIC8l= 
FI <4>= 

7.021 r-m. 
-1.023 cm. 
2.580 cm. 

COMBINACION: 
CD = 
r.D = 
en = 
r.n = 

ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFUERZO 
CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PRF.S'-'UEP.ZO ( SI"' 1 . NO:= O 
FLw'IE EL ACERO DE REFLIERZQ ( SI =l. NO=O ) 

EL MmtENTC' RESISTENTE 
EL ~10MFt·ITr.1 ACTUANTE 
EL F ACHlR m: SEGURIDAD 

r:t VALOR nE A= 

-134.21'> K'=! -. ,~ ... 2. 
8~.47 ~"?· lcm2. 

FT: -tC"I.l'? 
FT: -"'O.R"? 

,C.'\.04 V~.ICT02. 
!::t.t'o"" "?·'~m?. 

-10.01 v~. lrm2. 
-4F::. ~e. ~·-:-. ,,...,..,.. 

-n.?n'!) -.... 
0.0<1~ _,.. 
(1, ~04 r .... 
n,QQ~ rtn, 

~. Q~ r""2 :· 
a?nn.on v~. lrm?, 

4.00 ' 

t ~~. 1 1 o T"" _,. 
7"?.00? T"" _,. 

1 . ~.-:>() 
?a. ()f.!C', -.... 
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Deduct deflection caused by weight of member: 

5w2" 
.0. .¡. ~ -=..;.:.:.-=-384 E0 ¡ 1 

(
0.418) 

~ 5 ~ (70 x 12)• ~ 3 _00 in.+ 
384 (3587) (20,985) 

Net camber at release = 4.41 t - 3.00+ 
= 1.41 in.t 

3.4.2 Elastic Deflections· 

Calculation of instantaneous deflections caused 
by· superimposed service loads follow classical 
methods of mechanics. Design equations tor vari
ous load conditions are given in Chapter 8 of this 
Handbook. lf the bonom 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 
Codeas: 

f, = 7.5 A ffe . (Eq. 3.4·1) 

(See Sect. 3.3.2 for definition of A) 

Fig. 3.4.1 Bilinear moment·deflection relationship 

Moment 

jCalculatcd us•ng\ Calculated usmq ¡ 
lg 10 , 

Deflection 

1. Moment which results in bottom tension of fr 

2. Moment corresponding to fanal bouom tenston 

{Note: Prestress eftects not mcluded in illustrauon.l 
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3.4.2.1 Bilinear Behavior 

Section 18.4 .2 of the Code requ ires that "'bi . 
linear moment-deflection relationships"' be used 
to calculate instantaneous deflections when thL 
bonom tension exceeds 6 ...!7'; . This means that 
the deflection befare the member has cracked is 
calculated using the gross (uncrackad) moment of 
inertia (1~) and the additional deflection after 
cracking 1s calculated using the moment of inertia 
of the cracked section. This is illustrated graphi· 
cally in Fig. 3.4.1. 

In lieu of a more exact analysis, the empirical re· 
lationship: 

le. = nA,,d~ (1 - .JP;) (Eq. 3.4-2) • 

may be used to determine the-cracked moment of 
inertia. Table 3.9. 19 gives coefficoents 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, = 7.5v'f:" = 530 psi 

From Example 3.2.8, the final tensile stress is 
782 psi. which is more than 530 psi, so the bi· 
linear benavior must be considered. 

Determine le. from Table 3.9. 19 

A0 , = 2.142 sq in. (See Ex. 3.2.8) 
d at modspan = e0 + y, = 13.65 + 6.85 

= 20.5 in.' 

Aps = 2.142 
Po = = 0.00109 

= - bd !96l!20.5L 

e = 0.0067 

1., = Cbd3 = 0.0067 (96)(20.5)3 

= 5541 in.• 

"''AIIowatJit Tensile Suenes lor Prnuessec.J Concrete:· PC/..Jow
n•l. Feb. 1970. 

1¡, is withm the precision ot the calculalion m~hod and Obler' 
LJehav.or to use m•dwan d •nd to cah:ulatr the cteflecuon 1t mk 
soan. although the nuximum tensde suess m ttus ~ lllnumiCI 
., o.• r. 
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Determine the portien of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi. 
782 - 530 = 252 psi 

The tension caused by live load alone is 1614 
psi, therefore, the portian of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi is: 

1614- 252 
1614 

(0.280) = 0.236 kips/ft 

and fo.236) 

t:.= 
' 

= 
5 \12""""" (70 X 1 2)4 

384 (4287)(20,985) 

= 1.42 in . 

fo.o44) 
5\12 (70 x 121• 

384 (4287)(5541) 
= 1.00 in. 

Total deflection = 1.42 + 1.00 = 2.42 in. 

3.4.2.2 Effective Moment of lnertia 

The Cede allciws an alternative to the method 
of calculation described in the prev1ous section. 
An effective moment of inertia, 1,. can be deter· 
mined and the deflection then calculated by sub· 
stltuting 1, for 1

9 
in the deflection calculation. 

The equation for effective moment of inertia 
is: 

1 = • (M )' [ :. (M )'] M:r 19 + 1 .: M:r lcr 

(Eq. 3.4·3) 

The difference between the bilinear method 
and the 1, method is illustrated in Fig. 3.4.2. 

The use of 1, with prestressed concrete mem· 
bers is described in a paper by Branson. • The 
value of M"/M, for use in determining l1ve load 
deflections can be expressed as: 

M" = 1- (~~) 
M, f~ (Eq. 3.4-4) 

= final calculated total stress in the 
member 

1 ~ = calculated stress due to live load= -

Example 3.4.3 - Deflection calculation using 
effective moment of inertia 
Given: 

Same section and loading conditions of Exam· 
pie 3.4.2 

• Branson. O. E., ''Ttte Oelormat•on ot Noncompos•tt ancJ Com· 
posne PtntresRCI Concrete- Membe'rs" ~l~cflons ol Concrttt 
Strucrures, SP-43. Ameucan Concrete lnsututc. 

• · Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia 

Moment 

%:'ote: Eflecu of prestress 
not included 

Calculated using 1, ·1 
Deflection 

Problem: 

Determine the deflection caused by live load 
using the 1, method. 

Solurion: 

From the table of stresses in Example 3.2.8: 

f,2 a 782 psi (tension) 

t2 = 1614 psi (tension) 

f r = 7.5 Vf; a 530 psi ( tension) 

M" a 1 - (782 - 530) a O 844 
M, 1614 . 

(~:.Y = (0.844) 3 = 0.601 

1 _ ( ~:· r = 1 _ 0.601 = 0.399 

1, = 0.601 (20,985) + 0.399 (554 1) 
= 14,823 in.• 

1, c'an also be found using Fig. 3.9.20 

t. = 782- 530 =· 252 psi 

~ = 252 = 
fQ 1614 o. 16 

ler 5541 
l. = 20,985 = 0·26 

Follow arrows on the chart 
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~ = 0.70 
I, 
1, = 0.70 (20,985) = 14,690 in.• 

( 0.280) 
s\.12 (70x12)• 

.6.2 = = = 
384 Ec I. 384 (4287) (14,823) 

5 wr' 
2.38 in. 

3.4.3 Long-Time Camber /Deflection 

Ael 318·77 provides a convenient equation for 
estimating the additional long-time deflection of 
non-prestressed reinforced concrete members 
(Section 9.5.2.5): 

[2- 1.2 (A',/A,)] ;;. 0.6,where 

A', is the compressive reinforcement and A, is 
the tensile reinforcement. No such convenient 
guide is given for prestressed concrete. 

The determination of long-time cambers and 
deflections in precast, prestressed members is 
somewhat more complex because of ( 1) the etfect 
of· prestress and the loss of prestress over time, 
(2) the strength gain of concrete alter 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 after casting. 

lt has been customary in the design of precast, 
prestressed concrete to estímate the camber of a 
member atter a period of time by multiplying the 
initial calculated camber by so me 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 intr 
account the effects of loss of prestress, whic 
only affect the upward-component. 

Table 3.4.1 provides suggested multipliers 
which can be used as a guide in estimating long· 
time cambers and 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 Martin. • 

( Long-time effects can be substantially reduced 
1 by adding non-prestressed reinforcement near the 
~ level of the prestressing steel. The reduction ef· 

fects proposed by Shaikh and Branson' can be 
applied to the approximate multipliers of Table 
3.4.1 as follows: 

e, + A,/AP, 

1 + A,/AP, 

where e, = multiplier from Table 3.4.1 

e 2 = revised multiplier 

A, = area of non·prestressed reinforce
ment 

AP, = area of prestressed steel 
----=~ 
•Marun, L. O. "A AatioNI Me,hod tor é.shmaun; Camber r 

Deflect•on of Precast. Prestressed Concrete Memben'' I'CI Jo, 
n•J. Jan·Feb, 1977. 

tShaikh, A. F., and Branson. O. E., .. Non-Ten110ned St"l in Pr .. 
str .. tad Conorata a .. ma," PCI Journ•l. Feb, 1970. 

Table 3.4.1 Suggested multlpllers to be usad as a gulde in estimatlng long·llme cambers 
and detlectlons tor typlcal members 

Wilhout Wlth 
Composite Composite 

Topplng Topplng 

At erectlon: 

(1) Deliection (downward) component - apply to the elastic 1.85 1.85 
dellectlon due to the memDer weight at release of prestress 

(2) CamDer (upward) component - apply te the elastic camber 1.80 1.80 
due to prestress at the t1me of ralease el prestress 

~ - -·· 
Final: 

(3) Deflechon (downward) component - apply to the elast1c 2.70 2.40 
deflection due te the memt>er we1ght at release of prestress 

(4) Camt>er lupward) component - apply to the elastic camoer 2.45 2.20 
dueto prestress at the time ol release ol prestress 

(5) Deflection (downward) - apply te elastic defleclion due 3.00 3.00 
~ 

te supenmposed dead load only 

(6) Oeflectlon (downward) - apply to elastic deftecllon caused - 2.30 l. by tne composite toppmg 
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Alternately using Table 5.20.4, for b = 16 in. and 
A • .t + An=4- #6, read: 

A,. = 0.37 sq in. 

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser· 
vative because it assumes A.1 to be the steel 
provided rather than the steel required. 

5.9 Dapped-End Connections. \:O:., 1 • ,., ·• •· · · ' ': '' '·•J , 
Design of connections which are recessed, or 

· dapped into the end of the member, rcquires the 
investigation of severa! potential failurc modcs. 
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, An. 

• 

Direct shear at the junction of the dap and the 
main body of the member. Provide shear·fric· 
tion reinforcement composed of A, and A.., 
plus axial tension reinforcement, An. 

Diagonal tension emanating from the reen· 
trant cerner. Provide shear reinforcement, 
A,h. 

Diagonal tension in the extended en d. Provide · 
shear reinforcemenfcomposed of A •• and A •. 

Bearing on the extended end. lf plain concrete 
bearing strength is exceeded, use A, as shear· 
friction reinforcement. 

Each of these potential failure modes should 
be investigated separately. The reinforcement re· 
quirements are not cumulative, that is, A, is the 
greater of that required by 1, 2 or S, not the sum. 
A •• is the greater of that required by 2 or 4. 

5.9.1 Flexure and Axial Tension in the Exteo de•' 
End 

The flexura! and axial tension horizontal retn· 
forcement can be determined by: 

h 

d 

~ depth of the member above the dap, in. 

= 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 + A = -
1 [v (..!!...J + N (hTI • n <Pf u d u d 

y 

(Eq. 5.9·1al 

Table 5.20.5 may be used to determine the steel 
requirements. 

5.9.2 Direct Shear 

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9. 1 
is resisted by a combination of (A, + An ) and A. •. 
This reinforcement can be calculated by Eqs. 
5.9.2 through 5.9.4: 

v• \ 
A, 

An 

A. • 

where 

P.e 

2Vu 
= \ 3 .Pfv P.e 

N u 
1 .. 

= \ 
.Pfv 1 

1 

~/{Eq. 5.9·2) 

Y. 
(Eq. 5.9·3) 

V u J = 3 .pt •• p.. 
(Eq. 5.9-4) 

= 0.85 .,,•, 

= 

= 

= 

yield strength of A, and An ;:,'psi 

yield strength of A. •. psi 

1000'1-.2 bhp. 
(Eq. 5.9·5) 

(See Sect. 5.6 for definition of X) 

The recommended mínimum reinforcement re
quirements are: 

80 bh 
(Eq. 5.9·6) A, (m in) = ---

t. 
= - 40 bh 

where: 

.p = o.a5· 

1 

<P fy 
lVua+N~ (h- di +N] 

(Eq. 5.9·1) 

a = shear span. in. (can be assumed = 3/4 ~ •• ) 

20 = dap projection, in. 

Avh (m in) = (Eq. 5.9·7) 
t •• 

unless one-third more than that required by either 
Eq. 5.9·2 or 5.9·4 is provided. 

Reinforcement A•• should be uniformly dis· 
tributed within 2/3 d of reinforcement A, +A.· 

1 o be lheoreucally correct, Eq. 5.9·1 should h8ve iud in lhl 
denominaaor. Tn. use of • • 0.85 inaiNd of 0.90 IUuuret 
compenut•s tor this approxamauon. 
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Fig. 5.9. 1 Required reinforcement in dapped-end connections 
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welded 
anchor 

A., 

1%'' 
max:... 

_/ 

·® ~ 
~ 

y 

~ •• -/ // 
/ 

• 

v, 0 
, 

1%" max. 

r--Qp ·l. 

1.7~ 

/ 

/ 

A,h 

1.n0 

(al 

-0 
1 >-¡ t ~ 

A.," 2/3 d (ma/) 

:;+A. ? 

Note: Flexure and shear 
reinforcement omined 
for clarity 

A.-l-#l:~;t------,;----j 

welded 
anchor 

... N 
u 

= -

{b) Alternate remforcement placement {see Sect. 5.9.8) 

d 

1 
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For cJesign convenience, Eq. 5.9·5 can be com· 
bined with Eqs. 5.9·2 and 5.9-4 to yield: 

V, 
u 

(Eq. 5.9·2a) A, = 
1.78 '· }..

2 
bh 

V 2 

A"h = 
u 

(Eq. 5.9-4a) 
3.57 '·· }..

2 
bh 

where 

¡J = 1.4 

Vu is in kips 

fv and '•• are in ksi 

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Corner 

The reinforcement required to resist diagonal 
tension cracking staning from the reentrant cor· 
ner can be calculated from: 

where 

V u 

= ot., 

= 0.85 

Vu = applied factored load, lb 

IEq. 5.9-8) 

A,. = vertical or d1agonal bars across poten
tia! diagonal tension crack, sq in. 

f., = yield strength of A,., psi 

Vu /¡j>bd shou Id not exceed 8A vi';. 

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End 

Additional reinforcement is required in the ex· 
tended end, as shown in Fig. 5.9.1, such that: 

9 v. = 9 (A, 1, +A,. f,, + 2 A bd ~) 
.. ' ., IEq. 5.9·9) ., . 

where 

f, = yield strength of A, 

Tests on dapped·end beams• indicate that at 
least one hall of the reinforcement reqUired in 
this area should be placed vertically. Thus: 

minA = -- -- -2 A bd·Jf" 1 ( vu ) 
v 2 fv ~ e 

IEq. 5.9-10) 

5.9 .5 Bearing on the Extended End 

The bearing on the extended end sltould be 
checked agatnst the plain concrete bearing limita-

Tnt ~rtormed lJv R~thi. Ao1ths o1nd Johnson, Huu,U.Jic, IL 
huulu unpuiJI•Shedl. 

tion of Eq. 5.7.1. lf the limns are exceeded. then 
the capacity should be checked for re~nforced 
concrete bearing as described in Sect. 5.8: 

A,. + A • _1_ (V" cosO +N) 
n q,f ., u 

y ..... 

(Eq. 5.9·11 l 

(Eq. 5.9·12) 

5.9.6 Anchorage of Reinforcement 

Horizontal bars A, + A. should be extended a 
mínimum of 1. n. past the end of the dap, and 
anchored at the end of the beam by welding to 
cross bars, angles or plates. Horizontal bars A.. 
should be extended a minimum of 1. 72, past the 
end of the dap, and anchored at the end of the 
beam by hooks or other suitable means. Venical 
or diagonal bars A., and A, should be properly 
anchored by hooks as required by ACI 318-77. 
Welded wire fabric may be used for reinforcement, 
and should be anchored in accordance with ACI 
318-77. 1 

5.9.7 Detailing Considerations 

Experience has shown that the depth of the ex
tended end should not be less than one·half the 
depth of the beam, unless the beam is significant· 
ly deeper than necessary for architectural reasons. 

Diagonal tension reinforcement, A,., should be · 
placed as closely as practicalto the reentrant cer
ner. This reinforcement requirement is not addi· 
tive to other shear reinforcement requiremenu. 

Reinforcement requiremenu mav be met with 
welded headed studs, deformed bar anchors or 
welded wire fabric. 

lf the flexura! stress, calculated tor the full 
depth of section using factored loads and gross 
section properties, exceeds 6~ immediately 
beyond the dap, longitudinal reinforcement 
should be placed in the beam to develop the re
quired flexural strength. 

5.9.8 Alternate Placement of Reinforcrment 

= _ As an alternate to placing reinforcement as 
shown in Fig. 5.9.1a, diagonal bars can be placed 
as shown in Fig. 5.9.1b~ The requirementslor re
inlorcement placed in this manner can be deter· 
mined by: 

o ' .. coso 

V" Ja2 + d2 

f/lly,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 

~· 

\l / 

h = 16" ," 
/ ·. d = 15" 

5" ," 
2'-4" 5'-' 'jj u 

N"= 15 kips j 

4.5'' 

V" = 10~ kips 1-

1 

6'' 

but not less than that determined in sections 
5.9.2 or 5.9.5. 

1 f the diagonal bars can be adequately anchored 
into thc extended cnd. thcy may also be uscd as 
at lcast panial replacement for A. and A.,. re· 
quirements shown in Scct. 5.9.4. 

Example 5.9. 1 Reinforcement for dapped-end 
be a m 

Given: The 16RB28 beam with a dapped end as 
shown in Fig. 5.9.2. 

V" = 100 kips (includes all load factors: 

N" = 15 k1ps 

f', = 5000 psi (normal weight) 

fv for all reinforcement = 60 ksi (weldable) 

Problem: Determine the requirements for rein
forcement A~ + A", A,,h. A, 11 • and Av 
shown .on F ig. 5.9. 1. 

Solution: 

38 

Assume: Shear span, a= 3/4 (6) = 4.5 in. 

d = 15 in. 

1.7 2d = 1'·10" 7 

1 

1.7 ~d =.2'·2" 

= -

1) Flexure in extended end:. 

' By Eq. 5.9-1a: 

= 

~ 11v [v" 0) + Nu (~] 
o.a5

1
x 60 too ( ~:) 

+ 15 (~~ )} 0.90 sq in. 

Use 3 - =5. A, = 0.93 sq in. 

This could also be obtained from Table 5.20.5 

21 Direct shear: 

By Eq. 5.9-2a: 
V , 

u 
A = 
'. 1.78 fv x• bll 

= 0.37 sq in. 

By Eq. 5.9-6: 

11 oot• 
=--~~--

1.78(60H1 H16H16t 

A, (mini = 
80 bh = 80 (1~)!161 

fy 60,000 

= 0.34 sq in. < 0.37 

1 
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By Eq. 5.9·3: 

N u 

An = -;! = 
y 

15 000 
(0.85)(60.000) = 0·29 sq in .. 

A, + An = 0.37 + 0.29 = 0.66 sq in. < 0.93 

Therefore, flexure governs. 

By Eq. 5.9-4a: 

= 

V , 
u 

3.57 t •• >-2 bh 

(100) 2 

3.57 (60)(1)(16)(16) 

From Eq. 5.9· 7: 

= O. 18 sq in. 

Avh (min) 
,40bh = 40(16)(16) 

fy 60,000 

= O. 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-: · 

A~.h :; 
100 

0.85(60) = 1.96 sq in. 

Use 5- :4 closed ties = 2.00 sq in. 

Check Vu/(>bd = 100/(0.85 x 16 x 15) 

= 0.490 ksi_ < 8« = 0.566 ksi OK 

4) Diagonal tension in the extended end: 

Concrete capacity = 2'- vr:- bd 

= 2 (1h/So0o (16)(15)11000 = 33.9 kips 

By Eq. 5.9·1 0: 

1 (V" ) A. = 2 t. (; - 2f.. ,¡¡-:; bd 

1 ( 100 ) = 
2 1601 

'
0

_
85 

- 33.9 = 0.70 sq m. 

Try 2- ;4 = 0.80 sq m. 

Check Eq. 5.9·9 

9Vn = 9 (A.f. + A.n fvv + 2hrt: bdl = 
= 0.85 [0.80 (601 + 0.44 (601 + 33.9) 

= 92.1 k1ps < 100 

Change Avn to 2 - =4 

9Vn = 110.4 kips > 100 OK 

5) Check concrete bearing by Eq. 5. 7 ·1: 

w = 4.5 in. 

• S ~ 4.5/2 (worst case) / 
¡ 

sw ~ 4.5 (4.5/2) = 10.1, use 9 max 

s/w = 0.5 

,., .. 

' C, = (;;Q) Nu/Vu e (9/200) 0 10 ~ 0.63 

9Vn = I!IC, 70 >-« (s/w) 1
r.l bw 

~!~Vn = 0.7 (0.63)(70)(1) \ 15000 (0.5) 1/J 

(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, + An bars:· 

From Table 8.2. 7: 

fv = 60,000 psi, f', • 5000 psi, #5 ba~ 

1. n. = 26 in. beyond dap 

A.h bars: 

From Table 8.2.7, for ;:4 bars." 

1. n. = 20 in. beyond dap 

5.10 Beam Ledges 

The design shear strength of co-;;tinuous beam ;; 
ledges supporting concentrated loads, as illustra· 
ted in Fig. 5.1 O. í. can be determined by the les· .. 
ser of Eq. 5.10·1 and 5.10·2: •· 

for s > b + h 
r; i. 

~!~Vn = 3~h"A~m0 +b+hÍ' (Eq.5.10-1) 

~PVn = rph "AJ"f; (22
0 

+ b + h + 2d1 ) / 

(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 

9Vn = 1.5~h·"Avr:- (2C0 +b+h+s) 
(Eq. 5.10-la) 

~ b+h 
9Vn = ~h"Avf', (~0 + -

2
-+d,+s) 

(Eq. 5.1 0-2al 

where: 

h = depth of th·e beam ledge, in. 

~ = ledge projection, in. p 

b = width of bearing area, in. 

S = spacing of concentrated loads, in. 

d, = distance from center of load to the end 
of the beam, in. 

39 
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5. c:~~NTACION~S SOM~RAS 

Agusti~ Dc=é~eghi Colina* 
Héctor Sanginés Ga~cia 

~~ un ci~icnto somero, como en toda cimentación, se debe revisar su 
est~bilidi:ld tanto para los estados lir.lite de !alla como para loa 
csti:l.C.os limite da servicio. Es decir, se debe verificar que se tenga 
u:o.a segu::-idad ra::onablc para evitar que_ se presente una falla por 
=esis~e~cia al co=te del terreno da ci:antación, y que ,las 
dc.:o:-=.:lcio;¡,cs qua suf~~ ésto no ilfc::ta!'l el COI:lporta:iento de...~ los 
ele=entos de cimentación y de la propia est~ctura. 

Cabe aclarar que en la revisión de una cil:1entac ión existen otros 
factores que deben to;;;arse en cuenta ?tiicionalr..ente, pero la falla 
~~- =esiste~cia al co=te y las defo==acione~ Gel te==eno Ce 
c~=e~~ac~ó~ es~~~ e~~=e los más i=portantas. 

:::::;; :..1:1~ ci~er:.~=.ción so::1e=a el ec~=Zl.to de apoyo se 
pro~~ndidac, pcr lo que la profundidad de desplante 
el ci~ie~tc ~~cde ~es~la~tado satisfacto=ia:e~~e en 
c.:-;oyo. 

eilc:...:ent:-a a poca 
de::e ser tal que 
d~c;¡o estrato de 

c.=.:-:e a~l2.:-.:!.:::- c:;:ue e:: e:!. es-=.t.:=.io C.o r..ecánicc. Ce sue:os se define el 
es~:::-a~o ~e apoyo de la ci~e~~ació~, por lo que todos les ele~entos de 

. e;;:.a ce::-era:: ~'-ledar des?la:::.ados en él. Du=ante la construcción ce 
los c~~~e::tcs se é.e~e=a ~e:i:icar que se cu~pla con esta disposición, 
ev~:.a::é.o ~~e les c~;;;icnfos cueden sobre suelo con sustancia orgánica, 
;;,as~ra o ::-.¡::.cr ial e:: es:.aco suelto. ~l proceso cons t:-.Jcti vo deberá 
se= ~a~ cue ~o se a!ec~e el ~e~re::o de ci~entación, es decir, no se 
Cc~e=~~ ;l~c=a= ni 1~ c~t=~c~u=a ni la hu~edad originales del te~reno 

e c~=e~~ac~ó~, salvo ~uc el estu¿~o de mecanica de suelos establezca 
c:.:::-as es~e·::.:.: .:..cac:ior.e:;. En !i\uc:--.as ocas iones conv ie;,e colar una 
p:.:.:-.:.~2.la é.C! cc:o.creto tJO::,:e de f' - 60 Y.gjc::! de J e::. de espesor, 

e 

:.:-..=.e:..:.c:c2.::c:-.te C.c.spues de llega= al fo:1do del co=te. 

:.a ,:;:c:·..:::C.ié.aC. de C:es;::lante deberá ser tal que se c:.l;:;pla con los. 
=c~u~s~:.os é.e segur~éad de la ci~entación. En este sentido, se 
prcpo:-.c un:. ¡;:rofuné.idad de desplante y ce revisa que con ella se 
cu:plan los re~~isitcs de seguridad da la cimentación; el proceso &e 
re~ite ~~sta deter=.i~ar la pro~undiéad de desplante que cumpla con lo 
2.:-. :.e= i.c=- 6 

··~ .. ge~c~al, es i=po=~ante que 
::-. .:.z::.u es~=a~o, ya.q1..1c Sl 

lo~ 

se 

?:-o:c:;:::- C.2~ D002.::""':.:l7::c:-.to Ce 
c.:.vi.l, '!'opo(]:-.:i:ic . .:l y CcodC:;ic.J.. 

cir.-Lientos 
~poyan er. 

queden desplantados sobre404 
~a ter iales diferentes se 

G~ulccnia. 
!"2.-::ult~d de 

División d~ 

Ing'!nt<!rla. 
!n';;P..nie:.: 1a 

1Jfi,\!1 
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pueden presa:-.~a::: asent:anien~os di:e::enciales en la estruct;,¡::a de 
ci:Jentación. 

El áesplan~e de los cimientes áebe:::á quedar abajo del suelo sujeto a 
e:-~:;ió:-. supa:-:i.cial o in:.e=i1Cl. Po= ejcr.~plo, en puentes el desplante 
de los ci~ien~os debe:::á queda::: por abajo de la profundidad de 
socavación de los materiales del lecho del :::io. Ade~ás, en cualquier 
cimentación so::~era existen suelos especial~ente susceptibles a la 
erosión oor acua o oor viento, como son las arenas o los l ioos no 
plásticos, loi que deberan p::o;:ege::se pa:::a evitar que se dascub:::a;¡ 
los ci..;:ientos. 

Cuando el ~e==e~o de ci~e~~a=ión es una a=cilla de tipo expansivo, el 
desplante de los ci~ientos debe:::á quedar por abajo de es~a arcilla, 
para evita::: ~e los ~ovinie:.tos oor ca~ios de volumen de ella dañen 
la est:::uc~u~a-de ci~enteciór:. si los cimientos quedan po::: arriba de 
la arcilla ex;:¡ar:siva, deberán toTJa::se las precauciones 
cc==espo~Cie~~es pa=a que := es~~~ilidad de la ci~entación no resul~e 
a:ectada. 

No exist.e t:.-=- · p~o!\..:..:1C.idad ::-.::..::~~a de des~lan~e aceptada de wane~2l 
g2:-~e=al pe=- 2.cs int;e:lie=as de :necánica de .. suelos, pero a ::ane::-a Ce 
ej e=?lo, e2. ?..esl.a:::J.e::~o C.-: c::~s-=:""'..lCciones pa=a el Dis~ri ":o ?e:J.e:-al Ce 
19ó6 dice c;-..=.e "los ciwie;¡':os debe=án desplan"':.a=se, pe:- lo :1enos, 50 
e~ bajo la s~pa=x~cie de~ ~er::-eno ( ... ) Se exceptúan de esta 
re~isito las cons":.='..;.c:::io::es ci:r~en":.adas directar..e:1t.e sob=-e roca 11

• Po= 
ot=a par~e, se p~ede co~sidera= en ~na cimentación sa~era una 
~:.-cfu:J.di::.a=. Ce ¿es~lante ¡:-,áxi=.a • de 2. 5 w, a partir de la cual- s: 
-:::-a"":a:-ia ya C.e u:1a ci:r.en~a::::.é:-1 i:-1":.~=-r:-.e.dia o profu:1da. 

-- área ¿e u~ ci=ie~to s~=e=o es aquella para la cual la ci~entación 
c~ple co:1 los re~'l.lisi :.os de ses-'..l::-idad co==-espondientes. Por lo 
ta:-.-:.o, e:1 le. p:-ác-=.:.ca se S'...!!)o:Le u:~a cie:::-~2. area y se revisa que ·con 
e~la se Ci..:~~la~ las =e~~is~~os Ce segu:-idad; se procede po= tanteos, 
has':a halla:- el ~=ea ~~e ~aga ~~e el ci~iento cu~pla con todos y cada 
~~o Ce les ~e~~isi~cs de ses~=i=ac, al =!niwo costo. 

e~~ el p:.-c~ós~to de ==C~=i:.- e~ n~~==o e~ tanteos, se puede esti~ar e~ 
f:::=a a;¡:::-ox.:.:::ada le capaci::!a::'. de ca::ga ed¡¡¡isible del terreno de 
ci~enteción, y halla::: un área preliminar para iniciar los calcules. 

~ capacidad de carga admisible del terreno de cimentación es aquella 
~=esión ve=~~cal oedia Ce co~tacto ent=e la subestructura y el 
te::-:-eno, ~~e sarantiza U~ COW?O~~a~iento adecuado de la Cimentación. 
Se entie:1de ';)O::- cc::tpo::-~a~ient:o adecuado que exista un factor de 
sest.:.:-ic.a¿ =\!:.o:-la1:Jle co~':=2. una falla po= resistencia al co:-te ciel 
suelo, y c;..ze el a.seo.':a:;;ie:1t:a del cimi"ento no produzca daños a la 
es~=-uctt:.ra, r.i afcc:.e su b'..!en ft.::Lcionai:\ic:l~o. Usualmente la capacidad._,. __ 
de carga ad~isible se halla dividiendo la capacidad de carga últiDa 
del suelo e:-.t.::e un cierto :ac;:o::- de segu::-idad. Sin embargo, se debe 

2 
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. ·: 

verificar que la capacidad de carga admisible o 
contacto no produzca asentamientos excesivos del 
tabla 4.1 se muestran valores de asentamientos 
diferentes clases de cioientos so¡;¡eros . 

presión wedia · de 
cimiento. En la 

permisibles para 

?o::- lo ante::-ior, la capacid-ad de ca.rga ad::J.isible o p.resión media ce 
c:::::1tacto vale 

( 5. l) 

do:¡de ;¡: Q su::~atoria de cargas al nivel de desplante éel 
cimiento 

A = área de contacto entre ciwiento y suelo 

Despejando A de la ec 5.1 
A=í:Qja 

·a ( 5. 2) 

Po~ ot::-a !la~e, 

1~c=e~e~~o ~etc 

cc:1.ta=-:.o ~e:-.os 

se define la capacidad de carga ad!llisible neta 
de presión co~o la dife::-encia de la presión 

la presión total previamente existente al nivel 
desplc.r:~e de ·la s'..!~estruct.u:-a, es deci:::-

(5. 3) 

o 
ée 
de 

C.o:-:.de a = capacidad Ce carga ac!.misible neta o increcento . .., 

e = -. 
ne::.o de pr:esión 

p=esió~ de contacto o capacidad de ca::-ga adl:lisible 

la 

7 = ceso volu..:.":l-2'::.-ico natural del 
D = ~D~of~~Cidad de Ces~lante r • • 

suelo 

te.= la 5. 1 se p;::~sen:.a:-; valo:-es aproxiwados de la capacidad 
aC=isible ne~a Gel ~e==e:1o, pa:-a dife=entes tipos de suelo. 

?.:..sr_; s. 1 
C.)-..?;..c:ro;..o D~ c;._,GA .;Qi-1ISI3~ N.::,T.:;. A?ROXIl-".ADA D:::L SUELO 

q t/m" 
•n 

de 

Zaoctas Losa de cimentación 

A=cilla bla~da, arena suelta 

A=cilla de consistencia ~e~~a 

A=ena cediana~ente co=?a=ta, 
arcilla f i.:.l:!e 

Arena muy compacta, roca sa~a 

3.5-ó.O 

5.0-6.0 

7.0-10.0 

9.0-lJ.O 

:!.2.0-20.0 

1.5-2.0 

2.0-3.0 

3.0-5.0 

5.0-7.0 

8.0-12.0 

3 

; 
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Cabe aclarar aue el área A no se puede calcular directa:er.te ce la be 
5.2, pues 2: Q no se conoce a priori, ya que depende del area del 
ci:ie~to, por lo que para estimar en fo~a aproxi~ac~ esta área ~e 
procede de la siguiente fo~a: 

La resultante de cargas 2: Q ~ 2: Q' + W , en que 
el• 

al. nivel de la suoerficie. del terreno o al nivel de 
W es el peso 

el• 

so!:lre él), 

dei cimiento (incluyendo el peso del 

2: Q 1 A = 2: Q' 1 A + W 1 A 
e la 

2: Q' es la carga 

piso terminado y 
relleno que está 

¡: '-'' pero w 1 A ;;¡ T D 
ele i 

q + T D " 2: Q' 1 ' .. " ~· i 

y q•n 
;;¡ ¡: Q' 1 A 

A " 2: Q' 1 e; 
•n 

La e:: 5.~ 
. . 

pe=::.~te es-:.:.=a:::-

y 

+ r D 
i 

q. = e;., + 

" -." ... 

T D = 
i 

;;-() -A 

Q 1 A -,.-. 
~,.., 1 

iN 
e ~u. ~-

- --;c._ - ' 
' h ___, 

~. r 

.-
---?- ~ .. 2_ - •. : :: 
~ 

en fo~a aproximada el área del ci=iento. 
z._ 

- 1. 

' - . ..,. 

S.J Za~~t2s cc~~iCcs -:-· 

5.3.1 ~ecanica de suelos 

::::: ocas.:.o::es se tie;¡e que u~ili::a::- \.:.;"la re-:icula a base de za;>atas 
co::-:::-i=..as, d2 ·tal fo:-::a crJ.e el peso to-:al q-ue se t:--asui te en \.!:1 

'table::-o a~ nivel de c;i::ter.':ación se reparte en las c~at.=o zapatas 
co==iC~s ~~e liwita~~ al -table::-o. Pa=a ilust~ar esta situació~, 
considere~os el tablero ce la fig S.la y sea :í:Q la carga que trasmite 
la esc:n.:ctura al r.ivel ce la Cl::~entación_ Se oueden calcular les 
se=ia:::::1os b y h de las =apatas corrida~ de la fig 5 .1:, 

l -2 

co~s.:.c.e~ar.do ~u e cada 

de 

:.a pata to:::a 

y lla:oando e .. 
carga propo:r-cional al á:r-ea 
Es::a!::Jleciendo el equilibrio 

a la capacidad de carsa 

c.d:uisi!Jle del ter=-e:~o de ciwen":.aci01. y w· al peso unita:-io de la 

el a.-.c:-.o b 
2 

se cbtie~e resol v ie:-.do 

.:a q b: + [a" w - . a a q - a ... ~ 
~ • l 2 • l 

4 

la siguiente 

( 2 a - a ) 
2 l 

2 
+•:a (2a 

1 2 

) 

ecuación 

b 
2 

a ) = o 
1 

( 5. 5) 

cuadrática 

( 5. 6) 

/•. 



5.2.2 Diseño estr~=t~ral 

Las alas de un" za¡Jata corrida se deben revisar por los siguientes 
conceptos: (a) tensión diagonal, (b) flexión, y (e) tem¡:¡era tura. A 
continuación se detalla la revis1on de cada uno de ellos. Cabe 
aclarar que lo que rige en general en el diseño de u:;a zapata de 
concreto es la tensión diagonal. 

a) Tensión diagonal 

En una zona cercana al pano de la colu:::na o muro que llega a la 
zapata se puede presentar una falla por tensión diagonal, ocasionada 
esta a su vez por esfuerzo cortante (!ig 5.5). Esta revisión se lleva 
a cabo verific'ando que la fuerza cortante última a una c..:.stancia "d" 
del paño ce la colu.:nna o muro sea menor que la fuerza cc::-ta:-.te 
resisten~e. 

Pa::-a la fue.=-=a cortante resistente, las Normas de Conc:-eto es~a~lecen 
lo siguiente 

Sip<O.O:!.. 

Si p >: 0.0:!.. 

donde b 
d 
p 
f* 

e 

. 
R 

V = • b <i (0.2 .;- JO p) 
cR R 

= 
= 
= 

= 
= 

e 

V = O. 5 
cR 

ancho del ele:e~to 
pe~al~e efec~ivo del ele~ento 
cuantia o porcentaje de acero 

e 

fac~o= de =esistencia 

(5.5) 

( 5. 6) 

En elenen~cs anchos, c~~o-losas, 

b no sea ¡:e;"lC::" que cÚa t.=o veces 
espesor :-.asta de 60 e::: y donde 

za¡::>atas y @Uros, en los que el anc~o 
el peralte efectivo d (b o: ~d), con 
la relación M ¡ V d no exceda de 

2. O, la :uerza resis'tente V cuede tornarse igual a 
eR • 

0.5 F 
P. 

b ¿ /---;: 
- 1 e 

b) Flexi6:1 

indepe~die~temen~e de la cuantía de refuerzo. 

La secció:1 c::-::.tica por flexión e:1 el ala de la zapata depende del 
material e;'..! e for¡:-,e la colur..:1a o mu::o que llega a la zapa'::.a. En la fig 
5.6 se prese:;ta la sección critica por flexión para tres diferentes 
tipos de =atc::ial. 

La revisión por flexión se realiza ve::ificando que el momento ulti~o 
en la se::ción c::itica sea nenor c;ue el momento resistente en dicha 
sección. ;.. co:-.tinuac.:.cn se p::esenta un resumen de las expresior,es 
necesarias para la revisión por flexión de las Norrnas'de Concreto. 

resistente dado por El mooento 
siguiente: 

M·=. b d 2 f" q ( 1 - 0.5 q ) 
R' R e 

las Normas de concreto es el 

(5.7) 

5 
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El ace~o ~ini~o po~ flexión esta dado po~ 

P•ln • 0.7 ~~ fy (5.8) 

¡:ie:1tras que el ¡¡¡axitlo es 0.7501 
o , 

co:-.de es el porcer.1 ?.je 

balanceado q~e vale 

pb- (f"/f) [4600/(f+ 6000)] 
e y y 

(5o 9) 

Cor:=.e 
f" f* f* 250 

2 = o. 65 S l. :S kgjc¡:¡ (S.lu¡ e e e 

f" (1.05 =* 1 1250) f* f~ .250 kgjc¡¡¡ 2 
(5o = - S l. > 1 l) e e e e 

El po~cen~aje de ace~o necesa~io para ~esis=ir un mowento últi~., K 

est¿ dado por las sig~ie~tes expresiones 

2 M / F b d
2 

f" 
u R e 

(5o 12) 

p = e f" 1 f 
- e y 

(5o 13) { - 1 • ) :J.----

La sepa::::-aci.ó:-1 de las va~illas se dete::-¡¡¡ina cc:o la expresió:1 

s=a e¡,., 
• • 

(5o 15) 

s = se~a=ación e~t=e v~=il!as 

a = a=ea de la va=ill~ ~Je se ewplea 
• 

d = di~a~cia pa~a 

A = a=ea d2 ace~o 
• 

la ~e se 

requerida 

~equiere el area A·-
• 

u 

El ace=o lon~~~~c:~a~ 
tern?e=a~~=a, pa=a lo que 
Co:-• .:::::-e~o) : 

en la ~apata se p:::-opo:::-ciona 
se e~?lea la sig~iente expresión 

solo -¡:or 
(Norma., de 

;.. = 66000 (h/2) / :" (h/2 + lOO) 
• y 

en c;:ue A - a~ea de acero ~esue~ida por temperatura, parQ un 
• 2 espeso::: h/2 de la losa de la zapata, en Ctl J ¡¡, 

h/2 = se:liespeso:::- de la losa de la zapata, en e¡¡¡ 

Cuando el e:e:nent:o est.:-uc-:u=al estii en c~r.t.act.o con el suelo, se 
reco:ienda e~plear pe::: te~pe:::-atu:::-a un 6rea de acero igual a 1.5 ~ -. 

Err.pleando l. 5 ;.. en vez de A en la ec 5. 16 1 dado que los cimie11 
• • 



·.-, 

están sieznp:::-e en contacto con el terreno, obtene=cs la sigu 1 ente 
expresión 

]\ = 66000 (l. 5) 
• 

(h/2) 1 f (h/2 + lOO) 
y (~.17) 

Ejemplo 5.3. Zapata co=:::-ica sometida a carga vertical 

Hace:::- el diseño por r.1ecánica de suelos y el diseño estructu:::-al <1" la 
zapata co==ida de concreto refo=zado de la fig 5.7. La longitud Oe la 
zapata L """ 6 re. 

Conside:-ar en el co~cre~o 
f' = 200 k<;/c::t 

e 

re.:orzado 
2 

f = 4200 kgjc¡;¡ 
y 

Utili=ar varillas del No 4. Considerar ~~e se coló una plantilla 
de concreto pobre sobre el terreno de ci¡;¡entación. 

To=a= un factor de carga F = 1.4. 
e 

Solució:~ 

a) Mecanic~ de s~elcs 

a ·)-~· ~~ .:.s .... a=.o falla 

cc:-:.e Cel 
des ig'.la lC.=.-::. 

li::-.ite de 
c:Jhesivo, 

suelo 
2.1: 

la revisión de la seguridad po:::- resistenci~ al 
es sa~isfactoria c~ando se c~ple la 

Sea 

Z Q F j ;.,. 
e 

= 
e = 
-?.e 

< 
~ 

" '"' 
e ,. 

" u 

c. N . D 
u e R y 

. 
: 1 ;.. 

.,. p . 
<:' ,n. y 

Pe=- lo ~a:::.o e; < e 

( 2 • l.) 

( 2 • 2') 

( 2. 3) 

(2 •. q 
e:.: ·¡:¡.= 

2: Q .. = SL!.~a de las c.ccio:1es ve=-=icales a toma:- en cuenta en 
e 

la co~inació:1 co~si~e=ada, afectada por su ~espectlvo 
-F:;:.~--- ¿o ca-ga 

... -. ..... --1~u':"_~- ~- _2 
n = ¿~ea Ce_ Cl .. ,~en .... o, ~ 

p = p=esió~ ve=:ical to~al a la p~ofundidad de desplante por 
T 

~eso p:::-opio del suelo, tjw2 

3 , - ?eso volu=ét=ico del suelo, t/w 
e = cohesión eoa:::-ente, tjw2

, detc~inada en ensaye triaxial ~u 
g • 

B = ancho de la cimentación, ~ 

N es el coeficie~~e de ca?acidad de ca=ga, dado por 
e 

N = 5. lt. 
e 

pa:::-a o¡a < 2 

e:-: I:letros. En 

(1+ 0.25 D,-13-.- 0.25 B/L) ( 2. S) 

V B/L 

caso de 

< l , donde 

que D./B 

Dr es la p=ofundidad de desplante 

y B/L no curr:plan las desigualdades 
' 

7 



a~~eriores, ¿ichas relacionas se considerarán iguales a 2 y 1, 
respe~iva~ente. 

La desigualdad 2.2 se a~lica al nivel de desplan~e del ci:::iento, por 
lo crue hav crue valua::- el ceso del relleno y de la zapata 

• W - -(1-.J-0.2) (O.~) (i.S) - 0.66 t 
• 

¡.¡ ~ [ (l.J) (0.2)+(0.2) (0.~) J (2.4) - 0.816 t 
% 

La St:.::la de cargas al nivel de desplante del ci~i,ento Vale 0.66+0.816 
+lO.~ = 11.876 t, es decir, LQ

2
= 11.876 t (por cada metro de longitud 

de :apata). ~ = 1.3(6) = 7.8 m. 

Sustituyendo en la ec 2.2 = r Q F / A = 12.79 tjm:z 
e 

Sus~ituyendo en la ec 2.8, con B = 1.3 m, L e 6 m, Dr = 0.6 m 

N = 6.011 
e 

Su.s":.ituye:-.=.o en la ec 2.3 q - e N 
Re u e 

• + p 
R v 

2 
- ~3. 52 t;::: 

Se o!Jse:-...:c. ~..le a < 
-e~ 

e po::- lo tanto se Cwu.ole 1•. 
'"'Re' -

desig1..:alc!ad 2. 4 • 

a. 2) EstaC.o li.=.:.te e! e se::vicio 

E~ ase~ta~ie~to instantá~eo de la zapata se puede calcula~ ewpleand~ 
la si~ie~te exp=esió~, ~~e proporciona el asenta~ie~to bajo 1~ 
es~ina Ce u~ =ectá~g~lo ca~gado apoyado sobre u~ medio se~iinfini~o 

+ B ln ------- ) 

é.onde 

L B 

q = inc::-emento neto de pres1on = 8.18 t/m:z 
B = ancho del ::-ec~ángulo = 1.3/2 = 0.65 m 
L = longitué. del rectángulo = 6/2 = J m 
E = módulo de ,elasticidad del medio = 1600 tjm2 

v = ::-elación de Poisson del medio = 0.25 

(3.19) 

Nótese ~.le el área ca::-gada se divide entre cuatro. Sustituyendo 
valo::-es en la ec 3.19 o = 0.0032 ~ 

El asentamiento debido a toda el área se obtiene multiplicando 
por cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto 

Ó ~ 4 Ó e 0.0128 O - 1.28 ~ 

que resulta ~eno::- ~..le el asenta~iento pernisible de 3 cm. 

b) Di se.;o es~ -·c~u-a1 - •• .__.... l... ~ -

b.l) Revisión por co::-ta~te (tensión diagonal) 

La re·dsión por cortante se lleva a cabo a una distancia d del paño 

8· 
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lel muro (fig 5.6). Para esto se calcula el co~ante 
sección y se compara con el cortante resistente 

úl ti::o en esta 
del conqteto. 

La fuerza cortante que toma el concreto está dada por ( Honn'ls de 
Concreto) 

Si p < o.o:.. V - F b d (0.2 + 30 p) ..r¡; ( 5. 5) 
eR R 

F b d ~ 
e 

Si p "' 0.01 V -0.5 ( 5. 6) 
eR R e 

don:'! e =· -0.8 f' 
e e 

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el ancho 
b no sea menor que cua~ro veces el peralte efectivo d (b "' 4d), con 
espesor hasta de 60 e:: y donde la relación . M· 1 V d no exceua de 
2.0, ia fuerza resistente V puede tomarse igual a 
·· - cR 

0.5 F b d ¡'f;, indeoendientemente de la cuantía de refuerzo. 
R e • 

Como trabajamos por metro de longitud de zapata b = lOO e::. Dado 
~ue se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el terreho .de 
ci::e:1tación, el recub:::i~.iento del ace:::-o puede se::: de 3 e;:¡; y dag 0 qi.Je 
el diámet:::-o de la va:::-illa del No 4 es de 1.27 cm, su mitad val~ 0.6~ 
e::, po:::- lo ~·o el peralte e:ectivo del acure de la zapata es d = 20.-
3.5 = 16.4 e:;.. 

-:1 este caso se cu:nple ar.:?lia;;¡ente que el ancho es mayor que c:uatro 
veces el peralte efectivo. ~ 1 V d = 0.645/3.341(0.164) = 1.177 < ~, 
po~ lo ~an~o c~~ple ca=o e~e~ento a~cho. susti~uyendo en la ec ~.6 ~e 
c::::-:.iene V = 8298 kg. 

e~ 

Co~o se ~e~cion6 antes, el co=t~nte 
11 C.. 11 del pa~o del o~ro (;:,.i:; 5.8) 

Ulti~o se halla a u~~ dist·.ancia 

V= 8.66(0.336) = 3.3~ t V =. V= ~.63 t = ~6SO kg 
u e 

V > V Cucml e 
e~ t.: 

b.2) Flexi:0:-1 

El cc=e~to flexionante en la sec=ió~ c~iti~a vale (fig 5.8) 
"=e ,z ¡ ., - 5.65 (0.55)

2 1 2 = 1.31 t.o .. -n- .... -

M = F M= (1.4) (1.31) = 1.83 t.l\1 
u e 

El acero mini=o por flexión está dado por 

D • 0.7 .¡-¡-: / ;_ 
.. al n e y ( 5. al 

"!nt:-as que el es o. 75p•, donde es el porcentaje 

1lanceado ~~e vale 
p = (f"/f) (0:600/(:".,. 6000) l 

b e y y 

9 
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si f* 250 kgjc;;. 2 
f" -O.BS f* " e e e .... (l. os f* 1 12SO) f* si f* > 2SO kgjc::. 2 .. -

e e e e 

.,., po=ce:¡taje de ace::o necesarl.o para resistir \.!:1 mo;:¡¡ento últi::c H 

está da C. o po= las siguientes expresiones 

q - l -
p - q "" • 

/1 -
1 f 

21'! /F 
~ R 

(S.lJ) 

(5.12) 

(S. H) 
e y 

Sustituye~do valo=es 
pa~o ~ O. 00236 

p e 0.00186 

se o~tienen los siguie~~es resul~ados 
o • 0.0114 - .....,. 

rige o 
• aln 

2 A e p b d e 3 • 6 7 e::. 
• 

sc~~=~ció~ de l~s v~=ill~~ 
::;-=i) djJ\ 

se dctcr7lina can 1.:1 cxp!:""c~ión 
(5.15) 

• • • 
é.::mC.e a = área de la varilla que se e~plea 

• 
¿ - ¿istancia para la gue ae requiere el 6rea A 

• 
A ~ á=ea Ce ace=o reque=iCa 
• 

S•J.s".:itu::·ené.c valores (a 
2 = 1.27 co, varilla No 4), S = • 

lo ta~to, se necesitan va=illas del No 4 @ 32 e~. 

~l ace=o lo~;itudinal se p=cporcio~a solo por tecpe=atu=a, 
~~e se e=plea la siguie~te expresió~ 

;.. = [65000 (hk'/ f (h¡;:+ lOO)J ('-5) 

e::.. 

par .a 

(5.16) 

Por 

lo 

• - y 

A = área de ace=o requerid~ po= tern~e=atu=a, 
• 

e ;o e ::u~¡ ¡¡¡ 

..:.e-· ' • . ·- • h - ·espe~o= del ele~ento (d1=ensl.ón minl.~a oel 
~ medida perpendicula~enle al refue~=o), en 

valo::es A - ;:. '"" e::. / :n • 

t::iem.bro 
e¡¡¡ 

Aplica~~o la ec 5.l6, con va=illas del No 3 (a 
2 

= o. 71 c:n ) , 

e=. ?o:: lo 
lo:-~;:. -c"J.:.inal 

• 
~a:rt.c, se req-...:ie:-en pa:- t.e::?e:-2. ~u:-a, en 
de la za?ata, va=illas del No 3 @ 33 e;;.. 

la dirección 

~~ la :~; 5.9 se ~uest:-a ~n c:-o~~~s con las ca=a=teristieas 
es=~~=~~~ales de la zapata. 

La reac=ió~ del suelo e~ ~na zapata co~~ida sometida a fuerza 
ve::t:ical y =c=e:-~~o puede se:: de tipo trapecial o de tipo t::iangular, 
tal cc:oo !'C i:-~dic¡, er. 1" ~ig 5.10 (en el inciso 3.5 se indica la 
fo::na de halla::: esta= reaccianeG). El cálculo del cortan~e y del 
:::o::~en>co e:1 las seccl.ones c::i~icas se realiza con alguno de estc
diag=a::las de reacció:1. Sin e~a::go, este procediciento resul~ 
labo::ioso, po= lo g-..1e en o:::Cl.siones se sustituyen, para fines de 

1·0 



.'-':. 

cálculo, 
unifo::-me 
el ancho 

los diagra=as t~apecial o triangular por 
equivale:1te, la cual se obtiene dividiendo la 
recucido B' (Meli 1985): 

B'= E - 2 e (5.'17) e = M 1 Q 

q' 
• - Q 1 B' (5.19) 

En la fig 5.11 se muest=a la reacción e;' 
• 1 la cual·, 

co~responde a la 
~plea para fines 

reacción real del terreno, sino que 
de cálculo. Con esta reacción a' se •• 

una reacción 
carga Q entre 

(5.16) 

repetiwos, no 

únicawente se 
deter;:¡inan el 

co=tante y el mo~ento en las secciones c=iticas correspondientes. 

Ejeoplo 5.~ Zapata corrida sowetida a ca~ga vertical y mowento 

Hacer el diseño por mecánica de suelos y el diseño estructural de la 
zapata corrida de concreto reforzado de la fig 5.12. La longitud de 
la zapa~a L = a ~-

f' - 250 
e 

el coic=eto 
kglc= .p 

y 
- ~200 

Utilizar va~illas del No 4. Considerar ~e se coló una plantilla 
Ce conc=eto pob=e sobre el terrena de ci~enta~ión. 

To~a= ~~ fac~c= de carca F = 1.1. , e 

E~ el te~re~o de c:~en:ación 

Giro pe~isible = 0.82 % 
Ase~~a=~e~to pe==~s:~le = 5 e= 

Solució:1 

a) Meci~i=a Ce suelos 

El anc~~ de la =a?ata se o~:~ene e~pleaodo la ec 5.4 
;.. " ::;:: Q' 1 e; ... , ( 5. 4) 

CuanC.o existe momento se tie:1e ~..le t:.-c.baja:- con el ar.cho reducido B' 
(ec 2.15, inciso 2.2) 

E' = E - 2e. 
donde B = ancho del cimiento 

ecMf:LQ 
Conside~emos inicialmente que no exis~e moroen~o, entonces el ancho B' 
- B ; trabajando por ~n~dad de longitud del cimiento A = B(1) • B; 
de la· ec 5.4· 

B' " ::;:: Q' 1 

Si existe ~o~ento 
e"M/1.1 

e" 0.30 r:: 

a e 15 1 13 ~ 1.15 m -.. , 
5 = 3' 

(ZQ') 
+ 2e 
(considerand~ un 15 ~ de incremento 
de~ido al peso del cimiento) 

11 
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b) Planta de las zapatas corridas 

FIG 5. l D:ST:S?-~INACió!; DE: ,\IICf!OS D:S ZAPATAS CORRIDAS 
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1 
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FIG 5. 5 S!::CCIO:I CRÍTICA POR CORTANTE 
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--.---'1 -~-.-

1 

V Muro o columnu de concreto 

1 

Sección c"i~ica por flexión 

a) Muro o columna de concre~o reforzado 

~-.,-

1 1 
r---1 
b/.; 

b 

""' Sección critica por flexion 

-
~ .. . . fl .. Secc1on cr1t1ca por ex1on 

e) Muro o colu~na con pedestal de placa de acero 

FIG 5.6 SECCIONES C~ITICAS POR FLEXIÓN 
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0.2 

e = 

-e;¡ = 

o.~ 

c.: 

t 10.4 t/rn 

r1r ,, 
0.2 rn 1.5 t/m, ::l 7 -

WT ' 
--lé... 

l. J m 

6 
2 

:.6 tjw 
J 

t.j¡: 7 = Toba pa~cialment~ ce~er.tacia 

léOO 'c/::1 
2 

0.25 V = 

: ~·~ 5. 7 z;..?.'-.':'.'. CO?.?.ID;.. SO~:::TID.>. .; Cr.RG.>. VERTICt\L 

'· i .. 

•' : 

·- ! 
Cc:--:a:;:.~ ~ 

1 , __.._ 
' 7¡ '1 '1 

o o 55 '" 

0.366 

0.2 

1 
1 

1' r--
, 

'1 

,., 

10.~ tjr.. 

m 

Flexión 

'1 l /1 
2 

q = 8.66 t;rn 
n 

7 

FIG 5.5 R~ACCIÓN D~L TERRENO Y SECCIONES CRÍTICAS POR CORTANTE 

Y ?0?. FLEXIÓN (E~EM?L0 5.3) 
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0.4 

0.2 m Concreto reforzado 
m 

2 
~' 200 kg/cm . = -, e ~ 4200 • = '/ 

~ 

·¡1 
y kg/cw~ 

¡L \í • ti 1 

0.2 !:'. Ji ' l • :t 1 
. .....<:._ 1 '' K 

¡ r '\. 
Vars No 4 9 32 cm 

l.Jm 

?:::e 5.9 CAR;CT:::~::STIC,\5 E:ST!WCTURALES 

DE L.". ZA?ATA ( EJEN?LC S. 3) 

17 



lS 

<;' • 

1 
1 1 

IQ 
M 

• . lf_ -
-~ 

L--'-

-¡h-
~--------~ 1 '----------~ 

'1~ 
" J Q 

ri:\:: S. lO R~Jr.C.::o~r ~r_:_ ':"~R.:<.~:-.>0 'rMP:::C:A:.. O ':':t!"A~C:.:u,.R ..... 

¡ 

1 

' 1 

1 
1 

1 • 

•• 
• 



EJE.\!PLO DE DISE:i.'O ESTRUCTURAL DE: L':\:~ 
Z-IP.·IT.~ P.!:CTASGL'UR 

Hacer el diseño estructural de la zapata rectangular 
d 

. ~ 
e concreto retorzado de la fig 1 

Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2 m: 
espesor losa zapata = 30 cm. Profundidad de 
desplante = 60 cm Considerar en el concreto 
reforz:1do f<; • = 200 kgícrn=. fy;;: ~:200 kg/::m= 

IQ' = 26 t. !VI,= ~.2 t·m. M.,= 6.3 t·m 

Solucró11 

La sumatona de cargas al mvcl dt: despbme \'Jic 

l:Q= 26 ~ l.7(2)(0.3)2A T0.25(0.3)(0.3)(2 ~) 
+((17)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1.6) = 30 098 t 

e,= M,JIQ = ~.2/30.098 = 0.1395 m 
c .. = :-..tJl:Q = 6.3/30.093 = 0.2259 m 
E. = E - 2c, = 1 ~21 m. L. = L -2e, = 1.5~32 m 
L;¡ prcs1ou de couta.:to mcd1:1 c111r~ cinucnto v 
terreno vak 
q = 30.09$/1.7(2) =S 352 tlm: 
El wcremenw neto de presión en el contacto 
cumcnto-tcrreno es 
q., = 8.352 - l.6(0.6l = 7.392 u m' 

a) PenetrJción 
De acuerdo con las Normas de Concreto. la sección 
critica formJ un:1 figura semeJante J 1:1 definida por 
\,1 penfC:I:l del án::J CJ.fgJdJ. a UOJ. diSGlnCI.J de esta 
1gual a d./~. Siendo del p~:-altc d::::u\0 de la losJ (fig 
, ' _,_ 

-~ Rcnsaremos IJ pcncl!ación de la coluntn:l en la 
dm::cc10n dd eje_\.:. 

Cuando h:1ya transfcn:nCIJ d~ momcmo se 
sup0nc..'r.:i que un:1 frac.:ión d¡,; rnom::~to d:Jda por 

l 

a=l-------~======~ (l) 

l - O.ó7 '(c 1 ~ d)i(c:- dl 

a=l-------r=============~ 
t- o 67 ,¡ (0.3- o 2G~)/(0.25 T o 26~) 

o.=O~l2 

s~ trJ.nsmit¡; por cxcemncid.Jd de b fucrzJ cortante 
total. con respecto al centro1de de la secctón critica 
defiruda antes. El esfuc":o cortante m:iumo de 
dtseño Y u se obtendra tomando en cuenta el efecto de 
la carga a.uai y del momento, suponiendo que los 
esfu~rzos cortantes varian linealmente (fig 2). es 
d;;:cir 
vAB == V/.o\..:_ +o.Nlc.~Jc (2) 

A,= 2d(=1-c:-2d) (3) 

A,::: 0.5ó9~ m: 
J, = d(c,-d)'\'6- (c1+d)d3/6.,. d(c:+d)lc,.,.d) 0ic 

p¡ 
J, = 0.031206 m' 
En columnas rectangulares C1 ::: 0.3 m es IJ. 
dimenstón pa:alela al momento trJJ{¡nnido ~ e: = 
0.25 m ~s la duncnsión perpendicubr a c .. 

En IJs ex¡Jrcs:oncs amenores. \' es ll fuer...J. 
cortante que J...:túa en tod:l el arca de 1:1 s::c.:tún 
critica. la cual la obtenemos a parur de= la reac::10n 
neta q, . rcsr:wdo :1 la rc:tCCJOn d.:! terr::no IJ.i 
pres10ncs d¡,;b1das a peso prop10 de.:: z~¡patJ ~ rdl::no 
q. = S.352 - 0.3;'2.~)- 0.3( 1.6) = 7.652 u m: 
V= 7.652 [l. ~(2)- (0.:!5T0.26~)(Q.3~0.2ti~)j 

=23.799t 
c-.:.= (0.3-o ~ó-nn = o.~s~ n1 
Sustiru:cndo ~n la ce 2 
\ • .1.8 = 13 79WO.jó9~ 
.,-()-'l~¡t)~)¡02:0:~),'003!~06=ói I~L'III: 
vu,., =F .. \\.:.'= 1 -l~hi.\3) = ~n.•Js L'111: 

El t::sfucrLo cortante d-.: dis.:I1o v.lo..!3u (cst'u¡,;:zo conant.: 
Ultimo) obr~mdo con los criterios :Int;;:iorcs no d.:b~ 

C'.:cedcr ninguno de los dos stguientes \'Jior:s 
veR: = F, (O 5-!) .... rr:; (Sj 
\'~:.:=O S (O 5- 1 7/"2) -..' 160 = 13 6ti k:;.:ca1: 

''" = fR ·; f, • (6) 
\cf.: = O.S ~{T~'J = 10.12 kg/cm= 
1;· =O.S C' (7) 
a menos que s~ sumwistre rcfuerLo ·! = 1 7.'~ = ú SS 
es la rc!Jc¡on del lado corto al lado largo de!1

• ar~a 

dond:! actua !J cJrga o reacc10n. 
SI! obsen·a q u.: l 

\'.~,Bu= 9 -lO kg/cm: < \'cr..: = 10.1~ k;'.:m= :. Cumole 

b) Tcnsrón d;o~onal 
LJ sc.::cc\On criu.:J. por tensión diagonJI se presenta a 
una d!5t:Jn~Ja d del parlo de b columna. Har=mos la 
rcvJslon ~n la d1 r;;c.:16n del eJe y. PJra esto se calculil 
el conantc último en c.sta sección y se comparJ con el 
cortante reSISte me del concreto (ftg 3 ). 
C:ilculo del cortante ultimo 
Las fuerzas se calculan con la reJceión neta del 
terreno (tomando en cuenta el efecto de los dos 
momentos ~l"'} i'vl..,) La reacción vale 
q· = l:Q!E'L' = 31Í 093/l ~2l(UH2) = 13.681 tlm' 
La reacción neta e¡"'= 13.681-0.3(2.4)-0.3(1.6) 
=IZAS! tlm' 
Hallemos el cortante y el momento en la sección 
critica por tension diagonal (en un ancho unitario de 
zapata, b = l m'¡ 

V= 12 ~31(0 536) = 7.31~ t 

11.1 = l2A8l(0.586)'i2 = 2.1~3 t·m 
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V,= l.-1(7.31-1) = 10.2-1 t 
La fuerza cortante que toma el co:;crcto est:i dada por 
(Normas de Concreto) 
Si p <O 01 V,,= F,bd(0.2-30p)•J (' (8) 

SI p" 0.01 v,, =o 5 F,bd·~ (9) 
donde f, • = 0.8(' 
En elementos anchos, como son·las·zapatas. en los 
que el ancho B no sc:1 menor que cu:.1tro veces el 
peralte efew,·o d (B e: -Id). con espesor hasta de 60 
cm y donde 1~ rc!Jción tv[!Vd no exc::da d~ ~.0. IJ 
fucrz:-t resistente V.:R puede tom:trse igu.:1l a 
O . .5F,.bd '-!fe •. wdcpcndJt:ntcmeme de la cuantia d~ 

refuerzo (Nomias de Concreto). 
Como trabajamos por metro d~ ancho de zapata 

b = 1 m= lOO cm. Dado que se cuela una plantilla de 
concreto pobre sobre el terreno. el rccubru!!:'!nto del 
ac:ro pued;; ser de :; cm. y puesto que e! di~''"'!~ro d~ 

lJ vJril!J dd No ~ es de l.1í cm. et peralte efectivo 
dd acero de la zapata es d = 30- 3.6 cm= 26.-1 cm. 

En este casos~ cumple que d ancho .:s m:-tyor que 
cua:.ro veces el peral re efectivo 
B > -Id, B = 170 cm> -Id = 105 6 cm 
~(íVd = 1.11 < 2 :.cumple como elememo :-tncho 

V,, = O 5f,;Jd~ = O 5(0 8)( 1 00)(2ó .¡ )'i lóO 
Ve,_= 133.51 kg >V u= 102.¡0 kg :. Cum~k 

e) Fle,;¡on 
HJr.:mos el dJscíio por flexión en 1.1 dlreccJ()n d~l eje 
y. El momc:uo fk:..:ionam:: en la scc:1on .::nt:c:1 \Jk 
1\l = 12 -ISl(O So)'!"= ·UOQ t·m 
M,= L.!(.! 509) = G.3 l" t·m 
El acc:-o m~mo por flc.\ión es 
PmiJ\ = 0./'!('/[. 

Pm·- =O 7-J"OU/-1200 =O 002Jó 

, ... 
(10) 

mientras que la cuantía má.\lma es O 7 5 p~. donde Pb 
es e! porc:::ntlJC b.:ll::::.:Iccado 

f,.. -ISIJ(J 

( 11) 
C- 6COO 

dando 

f~" =O S5 :e'' si f~ • :;: ~jO kg/crn= 
f;' = 0.05- [."11250) t~• Sil~·> 250 kg¡cm' 
P=· =O 011.13 
La frJCCIOn de acero ncccsano parJ soportar un 
momento resistente MR est.i dada por IJ Siguiente 
C.'\prcs10n 

q = 1 -

' FRbd ., 
dond< 
p = q C'lf, ( 12) 
p = o 002.192 
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A,= pbd 
A,= 6.578 cm' 
SI hacemos ,\l., =M, 

2(6.312 X 10') 
q = 1 - 1-------

LJ separación de ,·arillos es 
s=;¡,d/A, 
donde 

( l]) 

( 1-1) 

=o 076?5 

(15) 

o, = :ire:~ de b ,·arilla que se emplea = 1.27 cm' (N' 
.!) 

d = distancm para IJ que s' r:qUJere el :ir:a de acero 
A,. d = 100 cm 
A,= areJ de aceco rcqueridJ = 6.57S cm' 
Susutuycndo \'Jlor~s s = 19 cm. En consecuencia. se 
necesitan varillas N° .J J cada 19 cm en el lecho 
infenor. Proc~diendo en fom1a stnti!Jr. se obtiene 
que se roqUier<n ,·anllas del :-.~ .¡ a cJdJ 20 en la 
dirc::cion del -eje z (ngc el porc:::nrJJC de acero 
mimmo por fle'\iÓn). 

d) TempcraturJ 
El acero del le::ho superior se proporcJOn;.¡ por 
t~rr!pcraturJ.. pa:a lo que se cmph::a la Siguiente 
expresión ('NoriTl~S d~ Concreto) 

cióOOO( l.5)(h/~) 
A,=----- ( 16) 

r, (hn- lOO) 
en que 
A. = área de ac:.!ro neccsana por temperatura. en 
cm:/tn, parJ el s~m¡espcsor de losa h/~ 
h/2 = scnuespesor de la losa de la upata = 30/2 = 15 
cm 
Sustauycndo valores A,= 3.075 cm: 
Aplic~ndo la ec 15, con vanllas del N" 3 (a,= 0.71 
cm'). s = 23 cm. Por lo tanto. se necesitan por 
temperatura varillas del N" 3 a cada 23 cm en el 
lecho supenor. 

En la fig ~ se muestra un croquis con las 
caractcrisuc:lS estru~turalcs de la zapata. 

(ACDEZAP) 
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APUSTES DE CIMENT AC!ONES 
ZAPATAS DE COLINDANCIA 

Agustin Dcm~neghi Col1n~• 

La zapatl c!c colmdancia que rcciD: un muro c!c c:ug;¡ c.,hil:x: un momcmo de desequilibrio debido a IJ flltJ de 
coincidenciJ entre 1:J linea d\: acción de b carga dd muro y del dlag.ra.m:J de ri::.lcción dd terreno d~ cimcnt:Jción 

Este momento de desequilibno lo tom<J la estructuro de la zapata mediante torsión a lo lorgo de la longitud de la 
ZJp;llJ Es:J torsión ocurre Cll !J z:Jr.Jta y en la trJb.: de enrase de la zapata. 

Supong:unos que los c.\trcmos de b lJp.:llJ p:rnlJncccn fijos. En el centro dd claro el momento d: torsH.ln vale 
cero. por lo que b uut.ld de la zap .. H:l s~ puede cons1daar como cmp.JtraJ:J cu un C:\tr;:;mo y libre en el otro UnJ 
,;gJ eh: long;tud :r, cm~tcJ.d.i.l en tlll C.'\trcmo ~- hbrc en el otro. sonH::t.üb a w1 momento de tors1ón :\1, en ~u c.,tn:mo 
l1bn:. suirt: u:¡ gtro que v;,.¡\r.: 

LlJmanJo 1\t ·Ji mom~nto Lk dcscqu¡ilbno por unilild de longltuJ de IJ ZJp:.l\:1 (llg 1 ). el mouh.:nto en una clistJncia 

dx Yak :-rct.,. ~el gJro d~btdo a dJ\l cstJ cbc..!o PJr 

diJ = (.,/G 1,) M' d' 

El ;tro ~n el cctaro del clJro \Jic 

L'] 
O = 1 (\! ·' 1 G 1,¡ d.,=,\\' L: 1 S G 1, 

l! 
( t) 

Stn cmb;Ií~C\ dcbtdo JI gtro H~ el suelo rcJCCJOII:l con un momento c¡ur.: se puede \"Jiuar en form;_¡ aproximJcb 
h~lCicndo lJ iup.)tcs1s que es ¡guJ\ a l.JmitaJ d..:! U.:.Jdo p;Jr l:l formub de Frolllich. es dr.:c~r 

i\1, ------

(~¡ 

[\ :n:-..:..J :::·J¡;;..:nw :.; e~ 1~u.ll aliJh)tJ:::nlollll\..l.d .\!_,'menos t-.1,· Con c~tc JHIC\O \,lh.'r se JpltcJn rcrx;ud;l!lll.~utc 
J.1s ces l. 2 _\ 3. ltJSl.l que Li \art.K!'..)ll C·.: !'.\" sc:1 Lksprc-ct,lbl::. 

En u¡¡,¡\ I_sJ ~-.; scccion r~..·..:t:wgubr J~: Jimcn.'itun·~·s ,:.. f'"XH h . el mom~tllo pvlar Jr.: 1ncrcJ.I JdJtJu a torSIÓn se puede 
\;1\UJ: Cl\ fornt;¡ ;.Jpf0'\1!1\,JJ,¡ ([J<.:::HJC.lll lf u/ l'J7()) 

(41 

•Jlrof..:5-or ~--·) [).;p;¡rt:lti\C!llO Jr.: c_;(O\·.:·.;nJ.l Ul\ ISIÓ!l de lngcnn:ri:! e 1\ JI. ·¡ O!X'"'l_;r:ifu::¡ : (j('l)(.\éSIC;.I_ Facultad d..: 
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Diseño cstr:¡cl:fral dt: In lusa ele la :a¡•lltll 

El momento de desequilibrio en b Z:lpat:.J es de i\.1o' =O 92J vmfm. U trJb:: por torsión tomJ {\.r = 0.7..:71 t·m/m. 
nucnLrJS que el suelo toma P. l.·= o l751J t·ntlm. Por lo t:Jnto. el momcmo sobre el suelo es l\1, · = O.I7'5'J t HL1m 

e= M,'!LQ =O 175'!/5. 134 = O.il3.j2ú m 
g· = B- 2c =O 5315 m q· = L:Q!Er = Y.6ó L'n;: 

En la lit; 3 s..: C'l.hib.:n 1.J gcouH::lrÍ:l.\ bs rw.:r;;¡s que actÚ;,¡n sobre 1;1 7.Jp;ll:l 

DISCilO por nc.\.1011 

d=O 15-IJ.036=0.11.¡m 
C-1 = 0.52~S t·m/m l\1., = O.?.¡OJ vntim 
p =O 0015.¡ Pe"= 1J OOC36 !\.m~= 2.6S7 cm:/111 
·~wr;o = 3.075 cm:h~l. rvr lo tanto. rige armado pJr tcmp.:ratura 
Se cmplc~u:in ,·arillas del NQ J ;,¡ c:Jd;,¡ 23 cm. en el l~.:ho tnferior 

RG\ JSIÓ!l ~or cort.mtc 
V= 2 OOú ti m 
~1 = 0.2-+35 ('l\V.l\1 

v., = c.80~ tlm 

r.UVd = 1 OIJ < 2 Cumple como elemento anchu 
\':?. = 57GS kg >V u= 2!:\0lJ J....g.: :. Cumpl:: 

En b ii~~ s..: n:ucstr~l el Jflll~lt.lO u~ 1.1 z:.¡p.:.l\;1 

H.e.fer.:nc:as 

Bc;tufJlL F \\'. Rov.an. \V H. Ho;Jdlc.\·. P G ~ Hackctt. R i'-1. Cumputrr ,\l!!thvds vf Structurul .·llln~rsts. Pr~nti:c· 
HJ11. 19í0 

NormJs TCci11C:JS Compkmcntan:Js p:1ra el D1scliu ~ Construc;:¡ón de Estructur:Js de Concreto. Departamento del 
D1s1nto FcccrJ\. 1 'J'!G 

; .. 
IACZAPCOLi 
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APUJ-ri"ES DE CIMEm-A ClONES 
CIM1El'<'TOS DE l'>iAMPOSTER.i.o\ 

El ancho de un cimiento de mamposteri.l se obtiene de manera aoálog:¡ a lo \isto para cimientos de con::reto 
n:iorzado. "En cimientos de pi<dr:l braza la pendiente de las caras inclinadas. medicb desde la arista de la d.:lJ;¡ o 
muro, no ser:i menor que 1.5 (vertical): 1 (horizontal). 

"En cimi:mos de mamposteria de foi1D3 trapecial con un talud venical y el otro inclinado. tales como cimientos de 
l.J.ndero, debeci verificarse la est.1bilidad del ci.mJento a torsión. De no cl== esta verüi=ión. dclx:r:ill e.xistir 
cimientos perpendiculares a ellos a S..)Xll"J::iones no mayores de las que señala la siguiente tabla: 

Presión de contacto con 
tern:no, p, llm' 
p~ 2.0 
2.0<p5:.5 
2.5 < p ~ 3.0 
3.0<p$4.0 
4.0<p~5.0 

el Caso 1 

5.0 
4.5 
4.0 
3.0 
2.5 

Claro m.:iximo. en metros 
Caso 2 

10.0 
9.0 
7.5 
6.0 
4.5 

"En lodo nmiento deber:in col= dalas de con=tos refo=do. tanto sobre los cimientos SUJetos a momento de 
volteo romo sobre los perpendlculan:s? ellos. Los c:millos dciJcn empot.r.JJ>e en los cimientos no monos de 40 cm. 

"En la tabla anterior, el claro m.:i:timo permisible se rclierc a la dist.Wcia entre los ejes de los ci~entos 
perpendiculares, menos el promedio de los anchos medios de éstos. Los casos 1 y 2 corresponden respccriv:l!llente a, 
mampostcria lig.ad.:l con manero de cal y ceo manero de cemento. No deber:in e.xistir planos definidos de falla · 
transversales al cimiento" . 

"l.:l.s p1ctiras que se emple::n en elementos estructurales deber:in satisfacer los requiSilos sigwentes: 

Reststencia mínima a compresi'óñ en direcctón nonn.:l.! 
3 los planos de form;¡ción 

R~:stcn::i:1 mínim.J :1 CJJmprest6n en dire:cion par.úcb 
3 los planos de form.lción 

.A..bson:-:.án ~"'.rna 

P.:...."StSi:;-.c.:J. JI i.nte'r.~.p:rismo: nu.'Vi..:l ~í6cb de p::so 
dcspuc:s de :5 :telas en s.olucior. s.:trur.lC.J d.:: sulf:llo 
dcsodw 

100 kg!crn' 

,, . . " 

"l.:l.s p1ctiras no dcb:r:in ser labradas. peros:: cnt.1r.i en lo posible el empleo de piedras de formas rcdond<:3das ~-de 
C3IllOS rocadas. Por lo menos el 70% del >olumon del elemento csur:i consuruido por ptedra.s ron un peso mínimo 
de 30 kg cad:l UD..:l. 

-Los mon::-os e;' .:.O so cmple::n ¡m:¡ r=¡:>JstcriJ de p1cdras narurales dcbcr...n cumplir con los rcqwsilos siguientes: 

J) La rc~:ón volumCtno entre lJ :!It'r..J ~ lJ sunu de ccmcnumcs se cncontr:lr.i cntn: 2.25 y 5. 

b) L:t r::ststcncíJ mi ruma en romprcst6~ s::ra d!: 15 kg!cm'. 
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"La m:unpos:.eria se cksplantar.i sobre Wl.:l plantilb de moru:ro o roncn:to que permiu obtener uru 
superfioe plan:!. En las primeras hilad.:ls se coloc:ar:in las piedras de mayores dimensiones. Cu:lndo las 
piedr:!.s = de origen s::dimenwio se coloc:u-án de mancrn que los lechos de estnúfi=ión queden 
normales a la dir=ión de 135 compresiones. Las piedras dct:ccin hurnc:dcc:rsc antes de coloc:ulas y· se 
acomodarán de manera de U:nar lo mejor posible el hu.eco formado por las otras pic:dr.ls. Los vados se 
rdlenar.ín completamente con piedra chica y mortero". 

(Normas de Mamposu:ri.l, C3p 6). 
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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. Ocasionalmente, ·estos momentos provocan 
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse 
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad 
admisibles, a menos que se dote de un refuerzo especial para 
torsión. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamiento en 
la falla de una viga sujeta a torsión. Muestran el plano curvilineo 
de torsión provocado por los momentos torsionantes impuestos. En 
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es tan 
severa la magnitud del daño debida a la torsión como se aprecia en 
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribución de esfuerzos en 
la estructura. Sin embargo, deberá siempre evitarse la pérdida de 
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un diseño 
apropiado del refuerzo necesario para torsión. • 

La introducción al teme 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 ,7'ue en el caso de la 
flexión, el esfuerzo es proporcional a su dis~an~ia al eje neutro 
(esto es: el centro de la sección circular) y PS máximo en las 
fibras extremas. Si r es el radio del element , , J =7t r 4 /2, su 
momento polar de inercia, y ~~ el esfuerzo cor~ante elá_stico 
debido a un momento de torsión elastico Te, 

(a) 

1 
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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. 1. CUando toda la sección 
transversal se plastifica, b = O y el esfuerzo cortante 

J Tpr 
V f = -----

t 4 J 
(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 torsionante aplicado. Este 
momento produce _esfuerzos cortantes axiales asi como 
circunferenciales, con· valor cero en las esquinas de la sección y 
el centroide del rectángulo, y valores máximos en la periferia al 
centro de los lados, como se aprecia en la Fig. 7. 2. El esfuerzo 
cortante torsional máximo ocurrirá en los puntos medios A y B de la 
mayor dimensión de la sección transversal. Estas complicaciones, 
además del hecho de que las secciones de concreto reforzado no son 
ni homogéneas ni isótropas, hacen dificil desarrollar formulaciones 
matemáticas exactas basadas en modelos fisicos tales como las . 
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares. 

Por más de 60 años, el análisis torsional de los ele~entos de 
concreto se ha basado , en ya sea, ( 1) la teoria clásica de la 
elasticidad desarrollada a través de formulaciones matemáticas 
asociadas a las verificaciones de la analogia con la membrana (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 1el concreto se representa mejor mediante el enfoque 
plástico. Con . .;ecuentemente, casi todos los desarrollos de la 
torsión aplicados al concreto '} ..el concreto . reforzado han tenido 
lugar en esta última dirección. 
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7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO SIMPLE 

7.2.~ 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 analogía 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 analogía 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 secc~on 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 ·!if, 
del volUJilen 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 sl'. se encuentren 
las líneas, 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 analogía 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 ó = desplazamiento máximo de la membrana a partir de la 
tangente en el punto A, entonces de los principios básicos de la 
mr· ::ánica de la teor ia de St. Venant, 

donde G 

vt (max) 

(7 .la) 

' ' ' es el modulo de cortante_y 8 es el ~ngulo de torsion. Pero 
es proporcional a la pendiente de la tangentefpor tanto: 

(7. lb) 

3 
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donde las k son constantes. El correspondiente momento torsionante 
Te es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o 

Te e( 2(2/'3 ó bh) =k2 óbh 
o 

{7. le) 

De las Ecs. 7.lb y 7.lc, 

Teb 
-:::::! ----- {7 .ld) 

El denominador kb 3h en la Ec. 7.ld representa el momento polar de 
inercia J de la secciÓn. La comparación de la Ec. 7.ld con la Ec. 
(a) para la sección circular muestra la simi:J,itud de las dos 
expresiones, excepto que el factor k de la ecuacian para la seccián 
rectangular toma en cuenta las deformaciones unit~rias debidas al 
alabeo. La ecuaci6n 7.ld puede simplificarse m s avn para quedar: 

Te -----
kb2h 

vt(max) = (7. 2) 

También puede establecerse para proporcionar el esfuerzo en los 
planos dentro de la sección, tal como un rectángulo concéntrico de 
dimensiones x y y, donde x es el lado más corto, de tal manera que: 

Te 

kx2y 
vt(max) = ( 7. J) 

Al usar el enf_oque de la analogia con la membrana, es importante 
notar que el 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 ~ntón de ~rena 
proporciona una mejor representación del comportamiento de los 
elementos frágiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsi6n 
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 T0 en la F~g. 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 mont6n 
de arena como una medida del esfuerzo cortante torsional es 



constante en el enfoque de la analogia con el mor.-.:~n de a::cnJ., c.;·. 
tanto que es continuamente variable en el de la analog1a 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 esfuer2.u.:;. 
cortantes a los que está sujéta. 

El montón de arena se reparte en tres volúmenes: 

= La· pir~mide que represe2ta una forma cuadrada 
sección transversal = y 1b W/3 

de 

= La porción en pabellón del 
una forma rectangular de la 
= y 1bw(h- bw)/2 

alma que representa 
sección transversal 

v3 = El pabellón que representa el patin de la viga, 
transfiriendo la parte POI a NQM = y 2hf(b-bwl/2 

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los· 
montones arena; por consiguiente: 

( 7 . .; ) 

También, el esfuerzo cortante torsional es proporcional a la 
pendiente de los montones de arena; por lo tanto: 

yl = 
2 

(7.5a) 

(7. Sb) 

Substituyendo y 1 y y 2 de las Ecs. 7.5a y 7.5b, en la Ec. 7.4, se 
obtiene: 

vt(max) = 
Tp 

---------------------------------
(b2w/6) (Jh - bwl +(h:!f/2) (b - bwl 

(7. 6) 
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Si tanto il numerador como el ?en~minador de .la Ec. 
por (bwhl' y se arreglan los term~nos, se obt~ene: 

Tph(bwhJ 2 

vt(max) = -------------------------------------
[1/6(3 -bw/h)) + ~(hf/bwl2(b/h -bw/h) 

7. 6 se dividen 

(7. 7 a) 

si se supone que e~ es el denominador en la Ec. 7.7a y 
JE = ct(bwh) 2 , la te. 7.7a se convierte en 

= :E~-vt (max) (7. 7b) 
JE 

donde JE es el momento polar de inercia eqUivalente y una función 
de la forma de la sección transversal de ia viga. Nótese que la Ec. 
7. 7b es similar en forma a la Ec. 7 .1d 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 
de arena. 

La ecuación 7.7b puede establecerse de nuevo designando TP = 
Te como la resistencia nominal a la torsión del concreto simple y 
vt(max) = vtc• empleando la terminologia del ACI, de tal manera que 

6 

2 = k 2b hvtc 

= k2x2yvtc 

(7. Ba) 

(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 • 
conc:::-e;:o simple. También se estableció que 1.59 fT7 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, vt 
= 0.6~c' e introduciendo k 2 ~ ~/3 en la Ec. 7.8, ~esulta e 

Te= o.21vf'c x2y (7.9) 

donde x es el lado más corto de la secc1.on 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) 



7.3 TORSION EN LOS LOS ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO 

En las estructuras de concreto rara vez ocurre 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 concier:-:e a que 
resistan parte de los esfuerzos combinados que resul ta:"l de las 
fuerzas; de torsión, axiales, de cortante, o de flexión. La 
capacidad del concreto simple para resistir la torsión cuando está 
combinada con otras cargas podr la, en muchos casos, ser menor a 
cuando resiste sólo, los mismos momentos factorizadós de torsiór. 
externa. 

La inclusión de refuerzo longitudinal y transversal para 
resistir parte de los momentos torsionantes, introduce un nueve 
elemento en el conjunto de fuerzas y momentos que actúan en la 
sección. Si 

= la resistencia torsional nominal total requerida 
de la secci6n incluyendo el refuerzo 

= la resistencia torsional nominal del concreto 
simple 

T = la resistencia torsional del refuerzo 
S 

Entonces 
Tn = Te + Ts (7. lOa) 

o 
Ts = Tn - Te (7. ¡o;,) 

.,. 

t• 

.. 
' 

Con objeto de estudiar la contribución de las varillas 
longitudinales de acero de tal manera que Ts pueda eval·.larse, se 
tiene que analizar el sistema de fuerzas que actúan en ~as 
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en e:. 
estado limite de falla. Básicamente, en la actualidad hay dr.··; 
caminos aceptables: 

1. La teor la de la flexión oblicua, que se basa en el enfoque c'·1 

la deformación plana para las sacciones planas sujetas a flex_ión y 
torsión. 

2. La teoria de la analogia con la armadura y su extensión come 
teoria del campo de la compresión. Se aplica a los estribos para 
torsión, una analogia con la armadura modificada comparable a la 
utilizada en el diseño de los estribos para cortante. 
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7.3.1 La Teoria de la Flexión Oblicua 

Esta teoría considera en detalle el desempeño de de!or=aciór. 
interno de la serie de superficies transversalmente alabe~das a le 
largo de la viga. Inicialmente propuesta por Lessig, l'la tenidc 
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, ~attock, 
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este cam~o. 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 concreto y de 
cómo la teoria 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,, permanece plana C.espués de 
flexionarse, como se muestra en la '"rig. 7.7a. Si el =:Jmento de 
torsión Tu se aplica también, excediendo. la capacid~d de la 
secc~on, se desarrollan grietas en los tres lados de ::i 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 lii. falla, resulta una superficie c::,licua de 
falla, debida a la combinación de los momentos; el torsio::ante Tu 7 
el flexionante Mu· El eje neutro de la superficie oplicua y el áre~ 
sombreada en la Fig. 7. 7b que denota la zona de compresión, n:: 
continuarán rectos, sino que subtienden un ángulo 8 varia;le con e: 
plano original de la sección transversal. 

Antes del agrietamiento, ni las varillas longitudina:es ni los 
estribos cerrados dan una contribución apreciable a l:i rigidez 
torsionante de la secc~on. En la etapa de carga pos::.erior a: 
agrietamiento se reduce la rigidez de la sección, pero se 
incrementa ·considerablemente su resistencia a la torsión, 
dependiendo de la cantidad y la distribución, tanto de las vari~las 
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarse que 
sólo puede lograrse una poca resistencia torsional adic~onal a la 
capacidad del concreto sim.,le en la viga, a menos que se emplee::~. 
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales. 

La teoría de la flexión oblicua idealiza la zona de compresió::~. 
considerándola de un peralte <lniforme. Supone que las grietas e:l 
las restantes tres caras de la ~eeción 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::~. el plano 
flexionado oblicuamente. El polígono de la Fig. 7.ab da la 
resistencia al cortante Fe del concreto, la fuerza '!'1 de las 
varillas de acero long~tud~nales act~vas en la zona de compresión, 
y el bloque de la fuerza normal de compresión ce. 

El momento torsionante T0 de la fuerza cortante res~stente F
generada por el área sombreada del bloque de compresión en la Fig7 
7.8a, es por lo tanto: 



X su brazo respecto a las 
cos 45° 

o 

fuerzas Fv 
Fig. 7.8a 

en la 

(7.lla) 

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 2 x2y, llevaron a la expresión 

2.4 
T = e (7 .llb) 

.rx 
Las fuerzas de espiga Fx y F se suponen proporcionales a l~s 

áreas de la sección transversal d~ estas varillas. Si se establece 
una relación entre la proporción de la resistencia dada por la's 
fuerzas de espiga Fx y Fy y la resistencia torsional de ·las fuerza·s 
Fe de los anillos, los momentos torsionantes serán las sumas 

::: Fv('1x1), : Fx<'1y0 ), !'Fy('sx0 ), .! T1 (lsx0 ) 

Las dimensiones x1 y y1 son, respectivamente, la menor y la mayor 
dimensión centro a centro de los estribos rectangulares cerrados, ·'·y 
las dimensiones x0 y y

0 
son las correspondientes dimensiones centro 

a centro de las varillas longitudinales en las esquinas de los 
est:ribos. La expresión resultante para la resistencia torsional, 
Ts, suministrada por los anillos y el acero longitudinal en la 
sección rectangular, es 

T = ál ~~:~~=l 
S (7. 12) 

S 

donde <~: 1 = 0.66 + 0.33y1 /x.:t,- de tal manera que el momento 
tors~onante nominal de res~stenc~a, es Tn = Te + Ts, o 

2.4 y1 x_1_Y __ l~ __ f_y __ 
x 2y~ + (0.66 + 0.33--) 

./X 
(7.13) 

S 

7.3.2 La Teoria de la Analogia con la ArmadUra en el Espacio 

Esta teoria originalmente fue desarrollada por Ramsch y más :.arde. 
expandlda por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu, 
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Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento. posterior fue 
introducido por Collins y Mitchell (Ref. 7.11) como una teor1a de: 
campo de compresión. La analog1a 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 es~ribos. 
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida 
al momento de torsión, se utiliza como miembros a tensión diagonal, 
una armadura en el espacio compuesta por los estribos, y las fajas 
idealizadas de concreto a 45° entre las qrietas se utilizan come 
los miembros a compresión, como se muestra enm la Fig. 7.9. 

En esta teoria se supone que la viga de concreto se comporta 
en torsión en forma similar a un cajón de paredes delgadas con u~ 
flujo de cortante constante en la sección transversal de la pared, 
produciendo un momento torsionante constante. El uso de secciones 
huecas en las paredes en vez de sólidas, demostró que se obtiene 
esencialmente el mismo momento torsionante último, siempre que las 
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusión sale a relucir a 
partir de 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 e'
el espacio. En este código, el espesor efectivo de la viga hueca se 
toma como 1/6 D0 , donde D0 es el diámetro del circulo inscrito e~ 
el rec~ángulo que conecta las varillas longitudinales de las 
esquinas, o sea, D0 = x0 en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia 
del núcleo no afecta la resistencia en torsión de tales miembros, 
de ahí la aceptación del enfoque de la analogía con la armadur~ 
espacial basada en secciones huecas. 

Si el flujo de cortante en las paredes de la secc1on en cajér. 
es ¡t, donde i es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tenSiér. 
en cada varilla longitudinal en las esquinas, la ecuación de: 
equilibrio de fuerzas sería 

4F = 2 
rtxo 
----- + 2 

TtYo ----- (7. 14) 
tan 0 ~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 f es la 
resistencia de fluencia del estribo con separación a una di~tancia 
s, entonces 

~fy = /ts tan 0 (7.16a) 
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También, si A1 es el área total de las 
longitudinales en las esquinas, 

cuatro varillas 

(7 .16!:>) 

Resolviendo las Ecs. (7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a 

(7.17) 

Para el caso de volúmenes iguales de 
transversales (esto es: ~ = 45°) 
resistencia Tn en la falla, seria 

acero longitudinal y estribos 
el momento torsionante de 

T = n ( 7 . 18) 

Nótese la similitud ·de la forma de la Ec. 7.12 desarrollada para la 
teoria de la flexión oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada por 
la teoria de la analogia con la armadura espacial. 

7.4 DESEMPEÑO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE 
TORSION, CORTANTE Y FLEXION 

7.4.1 Torsión y cortante Combinados 

' Hasta ahora, esta discusión ha presentado el mecanismo resistente 
interno y las fuerzas acompañantes, momentos y esfuerz:::>s en el 
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento es<;:ructural 
unid~mensional 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 co. ·t,.r·te combinados es 
menor que su resistencia a alg~no de estos do~ p~rámetros actuando 
solos. Consecuentemente, se torna necesaria ••na relación de 
interacción en una manera similar a la desa:rollada para la 
combinación de la flexión y .J,a_ carga axial, di~cutida ~n el 
Capitulo 9. La figura 7.10 representa la siguiente expresi6n no 
dimensional de interacción que relaciona la torsión al cortante: 

1. Miembro sin acero en el alma: 

2 

+ (7.19a) 

12 
11 
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Te y ve son la torsión y el cortante nominal exterr.os cuandc 
actúan simultáneamente. Tco y V co son los . valores ::1o:cünales 
para la torsión y el cortante cuando cada u::1o actúa 
separadamente. 

2. Miembros reforzados, para la combinación de torsión y cortante: 

C7 .19b) 

Tn y Vn representan las resistencias nominales de "::orsión y 
cortante para resistir Tu y Vu cuando actúan simult~~eamente. 
Tno = Te + Ts representa la resistencia torsional nc~inal de: 
alma reforzada cuando la torsión pura actúa so~a en la 
sección; Vno = Ve + Vs representa la resistencia nominal a: 
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actúa e!". 
la secc~on. La ecuac~on 7.19a se puede anotar de nueve 
utilizando el valor aproximado de Te de la Ec. 7.11~ y Ve de 
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar: 

(;:;;¡;~:-r~·; r < (;:;-#;-~:~ )' ~ L O ( <. '0J 

En el caso del alma reforzada sujeta a torsión "l cortante 
combinados, tiene que establecerse un limite superior para Tnc 
y V 0 para asegurar que el refuerzo del alma fh:ya en e_ 
esta~o limite de falla. Con base en los resultados de ensayes, 

2 x 2y 
3 .2Rc -----

3 
y 

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en 

( K-";='t~·;-)' {;!;~;-~:~ )' ¿ l· o (7.21) 

Al comparar las Ecs. 7..20 y 7.21 puede verse que Tn = .STc· E: 
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requerir que 

(7 .22) 

pues de otra manera, la sección deberá incrementarse. 



/ 

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. 

torsión y el cortante 
interacción relacionando 
actúan simultáneamente. 
reforzada con acero de 

De manera similar al caso de la 
combinados, se establece una relación de 
la torsión con la flexión cuando ambas 
Tiene que suponerse que la sección está 
compresión y de tensión. 

se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables 
las siguientes expresiones de interacción: 

1. cuando fluye el acero de tensión en la zona de tensión, 

(;:~)'- r~ - -t) ('.2Ja) 

2. cuando ocurre la fluencia de tensión en la zona de flexión de, 
compresión, 

donde Tn = 
Tno = 

Mn = 
Mno = 

r = 

= 1 + r (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 Ku/~ 
resistencia nominal a la flexión cuando ésta actúa sola 

~=:L 
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 expresLon 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 inter==ción de las Secciones 7. 4.1 y 
7.4.2. El ACI requiere (1) el cá_culo del acero transversal en el 
alma, para cortante; adicionándolo al acero transversal en el alma 
calculado para torsión; y (2) el cálculo de acero longitudinal para 
torsLón, adicionándolo al acero de tensión para flexión, pero 
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la seccié~ 
transversal. 

7.5 DISEÑO DE VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COMBIXlCION 
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 estructural. El diseño de un 
componente en particular necesita basarse en el estado limite de 
falla. Por consiguiente, el comportamiento no lineal de un sistema 
estructural después del agrietamiento torsional se debe identifica= 
en una de las dos siguientes condiciones: (l) 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 l~ 
compatibilidad de deformación entre los miembros que sa 
intersectan. 

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsión en las vigas 
estáticamente determinadas se pueden evaluar de las solas 
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un diseñ:: 
para el momento total factorizado exterior de torsión, ya que no es 
posible la redistribución de los esfuerzos 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~ido a la 
losa en voladizo; de ot=a forma, la estructura experi:::entará u.-: 
colapso. La falla seria ocasionada por la viga al no satisfacer las 
condiciones de equilib=io de las fuerzas y los momentos qua 
resultan de la gran torsión exterior. 

En los sistemas estáticamente indeterminados, las suoosiciones 
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones 
en las uniones, y la redistribución de los t.sf:¡erzos pueden afecta= 
los esfuerzos resultantes, llevando a una reducción de les 
esfue=zos 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 redistr~bui= 
a los miembros que se intersectan. El Reglamento ACI permite u..-, 
momento torsional factorizado máximo en la sección critica d e. 
pa=tir del paño de los apoyos: 

(7. 24) 
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El hacer caso omJ.so del efecto total de la torsión externa 
total en este caso, no conduce de hecho, a la falla de la 
estructura, pero puede tener por resultado un agrietamiento 
excesivo si VJ(.fflc ~x1 yfJ) es de un valor considerablemente menor. 
al momento real factorizado de torsión. En la Fig. 7.14 puede verse 
un ejemplo de la torsión de compatibilidad. 

Las vigas 82 aplican momentos de torsión Tu en las secciones 1 
y 2 de la viga de orilla AB en la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las 
rigideces relativas de la viga AB y las transversales B2 dete~inan 
las magnitudes de la rotación en las juntas de intersección 1 y 2. 
A causa de la continuidad y la acción en dos direcciones, los. 
momentos extremos de las vigas B2 en sus intersecciones con la viga 
de orilla AB, no se trasmitirán totalmente.como momentos de torsión 
a las columnas de apoyo A y B. Se reducirán en forma impo~tante 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 J y 4, asi como al centro de los claros de las vigas B2 • Tu en 
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la sección 
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partir de 
la Ec. 7.24. · 

Si el momento torsionante factorizado real debido a las vigas 
B 2 es menor que el dado por la Ec. 7. 24, la viga se tiene .,que 
dJ.señar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de 
torsión se desprecian, si 

(7. 25) 

Cuando el momento torsionante factor izado Tu excede CD (O .13 
Jf'cl• el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se 
diseñe en secciones para 

y 

V = e 

0.2~~ Z x2y 
T = ------------------

e l1 + (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 t_oma en cuenta la contribución del refuerzo para 
torsJ.on, el ACI lJ.mJ. ta la fuerza de torsión Ts resistida por el 
acero a un valor que no exceda 4Tc, como se ve en la Ec. 7.22. 
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7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsión 

como se indica en la sección 7.:3 .l., sólo se puede legrar una 
importante resistencia adicional a la torsión debida al 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 a!ma. 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 est:::-ibo son x 1 en la dirección corta y y 1 en la :iireccié:: 
larga, entonces: 

(7.27a) 

de tal manera que 

2At = (7. 27b) 
xl + Y1 

Por tanto, el acero torsional total en el alma, i:1cluyendc 
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales de las 
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en 

Atotal = 2At + (7.28a) 

Pero, de la Ec. 7.12 

Tss 
' At = --------

0(1x1y1f1 
(7.28b) 

donde ~ 1 = 0.66 + 0.3Jy1¡x1 ~ 1.5 y T es el momento to:::-sionante 
resistente del acero torsionante del alia. Si Te es la resistencia 
torsional nominal del concreto s'imple en el alma, 

= -
(7.29) 

De la Ec. 7. 27b, y empleando la expresión de ACI para A.. para la 
torsión y el cortante combinados, donde • 

2At; = ------ -----------
fy Tu + Vu/3Ct 

el refue:::-zo torsional longitudinal se puede expresar como 



¡·--·, 

.--1 ;;-

Al "' ( ~~-:_: ----::~----- - 2At_) ~_!_:_:_! ( 7. JO) 
fy Tu + VufJC"t s 

donde ct = b d/ L x 2y. El término 2"t_ en la Ec. 7 . JO no puede ser 
menor que J. ~bwsffy, puesto que este valor es el minimo 2"t_ para 
que los estribos tarsionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se 
presenta una discusión completa y una derivación detallada de la 
Ec. 7. 3 o. 

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.Sbwsffv, 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: 

x1 + Y1 
A¡ "' 2"t_ ------

s 
(7.31) 

El área total Avt de los estribos cerrados para la torsión y 
cortante combinados se convierte en 

2~ Av 3.5bws 

Avt = + -- > ------ (7.32) 
S S fy 

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 ~ue 
describe la secuencia de las operaciones en forma gráfica. 

l. 

2. 

Clasifique si la torsión aplicada es torsión de 
equilibrio o de compatibilidad. Determine la sección 
critica y calcul·e el momento tcrsionante factor izado Tu. 
La sección critica se toma M ~na distancia d del-paño del 
apoyo. Si Tu es menor que 0(0.13.ff'cLx2y), se pueden 
despreciar los efec~os de la torsión. 
Calcule la resiste'-=ia nominal torsional Te del alma de 
concreto simple: 

o. 21Wc !. x 2y 
T = - ----------------

e J1 + (0.4VufCtTul 2 

donde Ct = bwd/Lx2y. Los miembros sujetos a una tensión 
axial importante se pueden diseñar para un valor de T

0 
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que se multiplica por (l + Nu/35 A9 ), en que Nu es 
negativa para tensión. 

Verifique si Tu excede CZITc. 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 

JT? e [.x2y 
Ts = --------- - Te 

3 
6 

la que sea menor. El valor de Tn tiene que ser al menos 
equivalente a Tu/CZI. Si Ts > 4Tc• incremente el tamaño de 
la sección. 
Seleccione los estribos cerrados que se emplearán como 
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No. 
3 como mínimo (9.5 mm. de diámetro). Si s es una 
separación cons~ante de los estribos, calcule el área de 
una rama del estribo para torsión, para la separación 
unitaria: Ts 

At; = --------
o(¡X¡Y¡fy 

J. Calcule el refuerzo Ay requerido para cortante por unidad 
de espaciamiento en una sección transversal. Vu es la 
fuerza cortante exterior factorizada en la sección 
crítica, ve es la resistencia nominal al cortante del 
concreto en el ama, y Vs es la fuerza cortante que 
resisten los estribos: 

4. 

= 
S . d 

y 

donde vs = Vn - ~e· y 

Ve 
o .. s~ bwd 

= --------- ----------
)1 T [2.5Ct(TufVull 2 

El valor de Vn tiene que ser cuando menos igual a V /CZI. 
Obten_ga el área total Avt de los estribos cerrado~ para 
tors~on y cortante, y d~señe los estribos de tal manera 
que 

Avt = 
3.5bws 

~ --------- + 
S S fy 

-. 
-~·. 
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5. Calcule el área A1 del refuerzo longitudinal reque:-ida 
para torsión, donde 

6. 

o 

xl + Y1 
Al = 2~ ------

s 

la que sea mayor_. A1 calculada empleando la segunda 
expresión no neces~ta ser mayor a 

Arregle el refuerzo utilizando las 
directrices: 

siguientes 

(a) La separación s de los estribos cerrados deberá ser·. 
menor a (x1 + y 1 )/4 o JO cm 

(b) 

(e) 

(d) 

(e) 

Las varillas longitudinales deberán quedar a 
separaciones iguales alrededor del perimetro de los 
estribos cerrados. La distancia entre las var~llas 
deberá ser menor a JO cm. y cuando menos una 
varilla longitudinal deberá colocarse en cada 
esquina. · 
La resistencia a la fluencia del r!fuerzo para 
torsión no excederá de 4,200 kg/cm . 
Los estribos que se usen para refuerzo de torsión 
deberán anclarse a través de una distancia d desde 
las fibras extremas en compresión. Los anillos 
cerrados con ganchos en los estribos logran es~e 
efecto. 
E' •~fuerzo para torsión se suministrará al.menos 
~na ~istancia (d + b) más allá del punto requerido 
teórjcamente, con objeto de cubrir cualesquier 
esf~~rzos cortantes excesivos potenciales. 

= -

7.5.4 Ejemplo 7.1: Diseño del Refuerzo en el Alma para la 
Torsión y el Cortante Combinados en una sección en T 

Una viga de sección en T tiene las dimensiones geométricas que 
se muestran en la Fig. 7.16. En la sección critica 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 = J45,000 kg.cm. 
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Dados: 
Refuerzo para f~exión As = 23.4 cm2 

f'c = 280 kgjcm , concreto de peso normal 
fy = 4,200 kgjcm2 

Diseño del refuerzo en el alma necesario para esta sección. 

Solución 

(a) Torsión de equilibrio: 

Momento torsional factorizado (Paso l) 

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: 

Ix2y = 35 2 X 65 + 2(10 2 X JO)= 79,500 cm3 

0 (O. lJ ff7 L x2 y) = 
= 0.85 X 8.13 X 280 X 79,500 = 146,997 kg-cm < Tu 

Por consiguiente, se deben colocar estribos 

Diseño de estribos ceérados para torsión.(Paso 2) 

570,000 
Tn = ------ = 670,588 kg-cm 

0 0.85 

0.21./fTc ~ x 2y 
Te = ------------------

1 ~ (0.4VufCtTul 2 

Supóngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 60 - 5 =55 .cm 

bW'd 35 X 55 
----- = = 0.024 

79,500 

0.21/280 (79,500) 
Te = r=-;.::-;.::-;.::-;.::-;.::-:.::-:.::-:.::-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-:.:-'--:;=- 2 7 4 rO B 9 kg -cm 

1 + (--~:~~~:~~~~--)2 
0.024(570,000) 

Supo~ga tambi~n ~ue tanto Te como V son constantes para todos los 
propos~tos pract~cos 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 

0(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) 

Ve 
o.s./fi cbwd o.s/28ci"ps) ss 

= /~-:-¡;~~~~¡;:¡;:)]2 =¡~-:-¡;~~,~~~;~¡~;~~~~~~~~800]2 

= 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) 

= --- + = 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 co;T.· ibo l. 42 
S = -------------------------------------···---- :r:::: ---- a 

Avt_/S requerida 0.117 

= 12.1 cm 

separación máxima permisible, smax = 
x1 + Y1 28.73 + 53.72 

= ------------- a 
4 4 

= .20.6 cm> 12.1 cm 

Utilice estribos cerrados del # 3 @ 12 cm c. a c. 
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3.5b_.s 
Area mínima de estribos requerida= Av + 2At = 

3.5(35)12 
------ = --------- = 

fy 

= 0.35 cm2 < 1.42 cm2 

Area proporcionada= 1.42 > 0.35 cm2 

Diseño del acero longitudinal para torsión (Paso 5) 

= 2At ~~-~-:~ = 2(0.048) (28.73 + 53.720) = 7.92 cm2 

S 

También: 

Al = ( ~~:: ____ :~-----
fy Tu + Vu/3Ct 

(O substituyendo 3.5bwsffy por 2~, aquella que controle): 

3.5bws 
= 0.35 cm2 < 2At = 2(0.048)12 = 1.15 cm2 

fy 

Use 2~ = 1.15 crn2 . Por consiguiente: 

570,000 28.73 + 53.72 

.;,200 

Al=(~~~:=~~= ------------------ - ------------- = 
4,200 6,800 1'1. 

570,000 + --------
3(0.024) 

= 8.12 cm2 > 7.92 cm2 

Por lo t~n·~. colóquese A1 = 8.12 cm2 

Distribució~ de las varillas longitudinales de torsión 

El área del refuerzo longitudinal 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 Jrea 
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 claro LAs = -- +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 geometría de la sección transversal. 



Solución 

(b) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional tactorizado (Paso l) 

Dado Tu = 86,200 kg-cm. Si se utilizan los resultados del caso 
(a), se tiene: 

0(0.13if7c1x2y) = 0.85(0.13))280(79,500) = 146,997 kg-cm 
> Tu= 86,200 kg-cm 

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsión. 

Solución 
(e) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional factorizado (Paso l) 

Dado que Tu= 345,000 kg-cm es mayor que 0(0.131f7cLx2y), se 
deben suministrar estribos. Puesto que esta es una torsión de 
compatibilidad, la __ secc~on se puede diseñar para un momento 
torsionante de 0(../f'c/..x2yf3) si la torsión exterior excede este 
valor. 

0(~cLx2y¡3)= 0.85( 280)79,500/3 = 376,915 > 345,000 kg-cm 

Por consiguiente, la sección se diseñará para Tu= 345,000 kg-cm 

Diseño de los estribos cerrados para torsión (Paso 2) 

Utilizando la Ec. 7.26b, 

0.2l(J280)79,500 
= 265,407 kg-cm 

0.4(6,800) 
+ [-------------] 

0.024 (345,000) 

Ts = Tn - Te = HS,000/0.85 - 265,407 = 140,475 
~ -

~ Ts 140,475 
= -------- = ----------------------- = 0.017 

S fyOtlxlyl 4,200(1.28)28.73(53.72) 

Diseño de los estribos para cortante (Paso 3) 

kg-cm 

cm2¡cm/ 

o.sfi'BO 35(55) 

= 5,026 kg 

,' . 

1 ·rama 
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vs = vn - V = 6,800/0.85 - 5,026 = 2,974 kg e 

Av vs 2,974 
cm2¡cm/2 = = --------- = o. 013 ramas 

S fyd 4,200(55) 

Estribos cerrrados combinados pata torsión y.cortante (Pas::> 4) 

= --- + = 2(0.017) + O.OlJ = 0.047 cm2¡cm/2 r!!.::~as 

S S S 

Coloque estribos del #3 con un área de 2 x 0.71 = 1.42 c= 2 (9.5 mm. 
de diámetro), y se tiene: 

área del estribo As 
S = -------------------- = 1.42/ o. 047 = JO e= 

área requerida Avt/s 

separación máxima permisible smax = (x1 + Y¡)/4 = 20 cm< JO cm 

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3 @ Z) cm c. a 
c. 

área mínima de estribos requerida= 3.5(35)20/4,200 = C.58 cm2 

área suministrada = 1.42 > 0.58 cm2 

Diseño del retuerzo longitudinal para torsión (Paso 5) 

= 2(0.017) (28.73 + 53.72) = 2.80 c~2 
S 

3.5bws 3.5(35)20 
------ = --------- = 0.583 < 2Ats = 2(0.017)20 

fy 4,200 

Por consiguiente: 

28{35)20 3 4 5 ,..,00.0 28.7.3 + 53.72. 
= (--------

4,200 
345,000 

= 7.10 cm2 > 2.8 cm2 

6,800 
+ --------

3(0.024) 

- 0.68) ------------- = 
20 

Por consiguiente A1 que se debe sumnistrar es igual a 7.10 cm2 

D istr ibuc ión de las varillas longitudinales. Considérese el misr. 
criterio que se siguió en (a). 
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(a) -~JETA DE CORTANTE EN EL ALKA 

1 
GRlETA DE ~ 
fLEXION Y Á CORÍANTE \ 

.. GRIETA INCIPIENTE 
GRIETA SECUNDARIA 

APLASTAMIENTO 

~ . • .!. 
L t 
'==r===~==== 

tbl FALLA POR fLEXION 

1 ... e: z; !=;~;======-=·-

. ------;;-
FLUENCIA 1 

. ' J . 
1 

(b) GRIETA DE FLEXION y CORTANTE 
P'IG. 3 .l 

(b) FALLA DE TENSION DIAGONAL 
l'ig. 3.2 

iñclinadasiP'allas de Vigas Esbeltas Tipos de Grietas 

PERDIDA DE ADHERENCIA 
DEBIDA. i. LA GRIETA 

la) ~HEAII - TEN!ILON FALLUIIE 

lb) !IHE.U - (QMPII~SSLON FAILUIIE 

f"~g. 3.3 
-~~ o 1 10 J l 

Fallas Tipicas de Cartanten 
en las Viqas Cortas 

¡_¿ 
X 
1 

.!. 

• TIPO DE FALLA 

1 FALLA DE ANCLAJE 
2 fALLA DE APLASTAMIENTO 
3 fALLA DE FLEXION 
4 ' S FALLA DE COSTILLA DE ARCO 

1 
•14 •O tO 1 

l'ig. 3.4 
Modelos de Falla de Vigas 
ele <Oran Peralte 

-_, ,/ ...:. 



(b) 

(C) 

'-

(a) Viga Agrietada en Torsión 

Esfuerzos de c~resión Diagonal 
que actUan a un ánguto 8· 

EQUil;brio Longitudinal 
C~nentes longtuchna\es ae c~e51CW1 du11g0N1l 
q/tan e por ll'ddad de longitud . . . 

flujo d~cortante 

(d) Equi\ ib,.;o. 

Flujo de cortante, de esquina 
q por unidad de longitud 
alr~edOr del perímetro po 

1"', -

<JT 

t A 111 

F~g. 3. Modelo de Armadura para ~orsi6n que muestra las fuerzas 
que actúan en el elemento. 

= 

:;::..:, 1 • • •. . 
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GRIETA DEBIDA A lA 
COIPRESIOO EXCENTRICA':- ., 

[ 1 -----é~ APLASIAMIENTO 
- ... • •/ 1 1 

i ' TRAYECTORIA DE lA CDMPRESION 

(a) ARCH- RIB FAILURE 

.!. 

1 
/'/k/ GRIETAS UICLINADAS , ' . . . 

1 
i ""APLAST.UUENTO 

.!. 
1 1.../fl tAPLASTAM~E-::., • 
... T•&~.r 

1 

(b) WEB • CRU5HING FAÍLURE 

FIG. 3.5 ralla ~ipica de cortante en las vigas I 

j/ 
/ 

. .._ 

-~ 

Compresión ~n 
~~ el concreto 

~- / .·. . 
I!Ll¡·./ 

~ -

Fuere del 
concreto 

tensión en el 

CamDress.an 

'" c:cncnue ·."·:/ .. 

1---Tens.on.o hOoo--. -l 
UNS;:>,_:.LEO SPt .LEO 

/ 

Fig. 4. Descascar&mieuto del recuDr~iento del concreto 
debido a la torsión. 



Suep~ficie exte~io~ etect1va 

T 

P'ig. 5. 

Espe~or efectivo de la pa~ed de un miembro en torsión . 
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Puntos de ancLaje 

Puntos de anclaje del Placas transversales 
ocero longttudlnal de distribuC•on 

Falla en el 
anclaje 
extremo 

\ 

(a) F&.n:iones del Refuer%o en 
Modelo ldeali%1do de La 
Anrladura 

(b) Viga Aprpiadamente Detallada 

(e) Viga Deficientemente Detallada 

l) 

de La esquina 

P'ig. 18. Consideraciones.::. dO detallado para una vil}& sujeta 
a cortante y¡o torsión. 
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1 

VIGA 781 

Acero longitudinal 

fy • 3,260 kg/cmZ 
ll4.0 IHtJS 

m 

VIGA 782 fy= 3,890 ~g/cm2 
t 

110.3 kiPS 

: !• 1 1 

1 
VIGA 7BJ 

PROPIEDADES DE LA SECCION TRANSVERSAL 

Estribos 12 fy= 3,500 kg/emZ 

Concreto f•c• ZTO kg/cm2 

Recubrimiento lateral• 1cm 
Acero Lan91tudtnal 2*3 • 218 
Res•stenctas de fluenc:ia, las I"""''Stradas 
d = 27 c:m 

Tres.v1gas con •eparaciones grandes de los estr bos. 
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Fig. 13.6 Variación de 1',/ jfcb,..Jcon la rtlación C1 Tu/1'11 , según la ecuación 
IU. 

, 
En la ngura \3.7 se ilustran di"l!r1os tipos de distribución llel refuerzo por cor· 

tante. dr acuerdo con las secciones 11'~5.1.¡ y II.S 1.'2. 
' 

11.5.5 Rt{utno mfnimo por cortD•Ite 

En general. todos los elernentos de c0ncreto sujetos 1 Onión dehen tener una 
cantidad mínin:a de refuerzo por cortanh:, excerto para losas y zap:H3S, nervaduras 
y vigas anchas de poco peral le (sección 11 S.S.I ). Para elemenlos no l'rtsforudos so 
calcula el refuerzo mínimo por conanle rrquerido a pan ir de: 

= 3.5 bu-1 

fy 

ecuación 11. 14 

l...l rStncia de la tcuación 11.14 consistt· en que, cuando se utiliza rl u:fue•Io mí· 
nimo por cortante, la resistencia total aJ lOrtante de una sección es l'c + 3.Sbwd. 

EJEMPLO 13.1 Diseft•J por cortame: Ele10entos sor:1elidos sd•m•nre a cortante y 
nul6n 
Dettnninar eltamal\o y la separación de los estribos verticales en U, para una viga 
simplemente apoyada, con un claro de 9.1 ~ m. 

bw a 33 cm 

211 kg/cm1 

t:URTANTE 

"'u 6.7 1 1u/m 

d - S 1 r: 11 

fy 1 S 10 k g/ cm' 

/ 

~ ~ 
1 

EsLiil,ol M Lila de Llllnbre Jaldado 

o 

5 g ~c----d/2 , -tssJ. 
: 

.... lO mín. 

0 Cualquier líne1 comu Esta ~ 
45 m~~ ·-debe crJnt un estlibo ~===~~==~~ 

E~trlboa Lncllnados Vuill•slon¡:ltud1na.les dobbJat 

1 --
~ 
1 ~ 

Combinadba 

Ag. /J. 7 Tipos y distribución del refuerzo por cortante. 

Cálculo y análisis Rt{trtncl4 tn ti Rtllamtn:o 
i'ara e<le ejemplo,« supo1-~ r¡ue la carga viva "tf fija. de tal modo qu• ti cor11111e 
de disel1o en el centro del daro e.' Igual a cero. (Se ohtiene un corU.nte ..Je diseno 
mayor que cr11) si se ronsidtra una carga viva parcial sobre el claro.) 

l. Det<nminar lu fllerUS cortante• faclorluda< @apoyo: l'jl • 6.7. 4.57. 30.6 
ton. @di!lancia • .'dtlapcyo: Vu=306-6.7 xO.SI a27.11on. 11 U.l 

1. Delenninu la ruiSiencla al corlanle proporcionodo por ti concrtto. 

op Ve e op l• 53 Ji'; bwd ecuoci-\n 11.1 J 

= 0.85x 0.Sl/2IT x 33 x SI~ 11 013 e 11.01 
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DISE~O r- !CCTUR.\S Uf.: CONCRI.lO 

3. Del en inar ~ dht.ucia X e desde ~1 a puJo, mh aiU de la cu .1 el concreto puede 
..,. sopor.l. r d e• , tan te lolaJ . 

... 

... Del dibujo (4 57 -x,)/4.57 = .p V,/Vu en el apoyo 
:. x, = 4.57 (1 - (.p V,/Vu>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 proporci0nar 
refuerzo mínimo por cortante (es decir, hasta V u= op l',/2). 11.5.5.1 

Xm = 4.S71(30.6- 5.50)/30.6] = 3.7S m 

"'" 

27.2 

5. Determinar la separación requerida de Jos estribos en U. 

s(requerida) = .pA,~,.d/(Vu -.p V,) 

Reruerzo e• tendido 
_s• un punto 

donde V u = 
~VJ2 

Comentarios 
stcción II.S .6 

Suponiendo estribos en U del # 4 (A • = 2.S8 cm1) ap~ndlce F @diJtancla d del 
apoyo: 

1 
s(requerid•)=0.8S(2.S8)2.8(SI)/(27.2- 11.01) = 19.4cm 

Pu<tto que (l'u - op Ve) varf• Unealmente entre x ~ d, x = Xr y la seponción 
re~uerida vufa invenamente con (V,- op Ve), lo separoclón r•querido en cual· 
quier sección entn etos doo puntos se ~uede obtener directamente del valor s (re· 
querido), eorrespondlenle a x a d. Por ejemplo, en lo sección: 

X a,¡~ "~e -d)/2) a 1.72 m del apoyo 

s (re. J • 19.4/0.~ • 38.8 cm 

6 Verificar la sepan· ·ón n x.ima ¡·~nnisihle de !os est•ibos. 

, (nw <)de J,.,.,t ... •os venicales <: d/2 = 25.S cm 

o tambi~n <: 61 cm 

11.5.4.1 

, (nuh ¡ de los estribos en U del # 4 correspondiente a los requerlrnlentos 
mínimos de ~reu de refuerzo 

J {miú! =A, fy/3.5 bw_= 2.58 (2 810)/ J.S X 33 

= 63 cm 

J (mo.x) = 2S.S cm 

Renunen . 
Separación de los utribos utUizando estribos en U del # 4: 

1111111 1 1 1 1 1 

tcuaclón 11.14 

1 1 1 1 1} 
7.5 cm 1 5 @ 19.00 cm f @.,11·0r l· .. : )18an e l.llm 

9 @ 25.5 eno .=-:1 
6 utribos @ 19.00 an 

lutnbos @ ll.OO tm 

· 9 estribos @25.5 em 

EJEMPLO 13.2 Dlsell•· por cortante con tensión olllal 

Determinar la sep111ción que se requiere plll estrfbo1 nrtlcale1 en U, r e J una 
viga sometid1 o tensión axial. 

f'c .f 2S3 kg/cm1 (concreto Ugero con arena; no • espeelli< 1 {,
1

) 

fy e 2 &JO l.g/cm1 
. \ 

1 1 

Mt ~ 4.42 Ion-m 
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Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

--------~----~~~+g1~1~9~si -~1~3¿9~o~s~i~~~~------------

~T.= 
· T-13Bklps 

~-- Controid 

~- e N.A. 

1-c 
-146 psi (max. !ensile stress) +1036 psi 

At Mid-span Al Suppor! 

Thc variation of thc strcX<cs with rcspcct to thc dcpth of thc rncmber, as shown in 
the figure, can be obtained with similar calculations. 

To avoid cracking at scrviec loads. tcnsilc strcsscs shmolc.lnot cxcccd thc modulus of 
nJpt\lrc. 

f, = 7.5{{[ = 7.5..J3000 = 411 psi> 146 psi O.K. 

Dcsigners using thc Altcrnatc Dcsign Mcthod uf Appcnc.lix A may procccd c.lircctly 
with the flexura! designas outlincd in Rcfcrcncc 19.2, calculating thc requircc.l 
rcinforcemcnt from the tcnsilc rcsultanls (T) ami distribuling thc rcinforccmcnt 
approprialcly. Thc following proccdurc is in acconlancc with the Strcngth Dcsil?n 
Mcthod. 

b. Determine re~uircd moment strcngths. 

w" = 1.4 (10) + 1.7 (lO) = 31.0 kips/ft 

@ mid-span (Rcf. 19.2): 

= 
31 X 302 (1- 0.1 2 ) 

24 

@ suppon (Rcf. 19.2): 

W 11 L2 (1- E)(2- E) 

24 

= 1151 ft-kips 

Code 
Reference 

Eq. (9-9) 

Eq. (9-1) 

1 



2 

Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

Refer to Reference 19.2 for design constants: 

e = 3 ft, L = 27 + 3 = 30 ft 

e 3 
E = = 

1 
= 10' 

H 15 
~ =- = 

L 30 

1 
= 

2 L 30 

w = 10+ 10 = 20kips/ft = 20,000 

12 
= 1667 lbs/in. 

w 1667 - = -- = 111.11bs 
b 15 

wL = 20 X 30 = 600 kips 

From Figs. 2, 3, 4, and 5 (Re f. 19 .2), the service load stresses and the magnitude and 
location of the resultan! T of the tensile stresses at mid-span and support are deter
mined as follows (plus indicates compression and minus tension): 

Miu-span 

Stress = coefficients from Fig. 2 X (w/b) 

Top "tress = + 1.07 X 111.1 = + 119· psi 

Bottom stress = -1.3 l. X 111.1 = -146 psi 

Tensi1e force T = coefficient fiom Fig. 4 X wL 

= 0.12 X 600 = 72 kips 

Location of T from bottom of girder = coefficicnt from Fig. 5 X L 

= 0.06 X 30 = 1.8 ft 

S 11 p¡mrl 

Sltcss = coelllcitllls ltolltl;lg .. 1 x (w/hJ 

Top stress =. -1.25 X 111.1 = -139 psi 

Bollom, strc'S = +9.32 X 111.1 = + 1036 psi 

Tcn,ik force T = coefficicnt from Fi¡¡. 4 X wL 

= 0.23 x 600 = 138 kips 

LO<.: al ion ofT from bottmn of gi1dcr = codlicicnl from1:ig. 5 X L 

= 0.33 X 30 = 9.9 ft 

Code 
Reference 

. 37 144 



Example 19.1-Design of Deep Flexural Members 

This design example has been adapted from the PCA publication Design of Deep Ginlersl9.2 and modilied in 
accordance with the ACI Code and the Strength Design Method. The publication may be u~ed dircctly to 
desi¡(n decp mernhcrs by the Altcrnatc DcsiAn M.cthnd, or il may he 11~cd lo loc:ttc lhc tcnsilc rcsllllants nnd 
c·hn·k nm·king umler lit~ Str~ugth lksigu ~kthúd. 

J\n interior span of a continuous dccp ¡:irdcr i~ shown helow. 

Width nf ltcant ami suppml h,. = 15 in. 

Uniform loads: Livc load= 10 kips/ft, Dead load= 10 kips/rt 

r~ = 3000 psi 

r, = 40,000 psi 

Calculatións and Discussion 

l. Determine if deep bcam provisions apply 

~= 
h 

27 

15 
= 1.8 

~ For flexure: < 2.5 
h 

'" 5 For shear: - < 
d 

o~sign for flcxure ami shear 1111151 satisfy <Jeep bemn provisions of 10.7 and 11.8. 

2. Design for Flcxure 

a. Determtne moment strcsscs (al scrvice loads). 

efod e 
Reference 

10.7.1 

11.8.1 

10.7 

3 

·' 



Shear reinforcement may be vnried a long the length of spnn as for ordinary beams: howcvcr. a minimum are~ of 
both vertical an<l horizontal reinforcement, Av and Avh• in accordance with 11.8.9 and 11.8.1 O rnust be providcd 
throughout the full span length, irrespective of shcar force conditions. Note that lhe spacing s of the venical 
shear rcinforcement Av must not excecd d/5 nor 18 in. (somewhal closer maximum spacing lhan lhat perrnitted 
for ordinary beams). Note also lhat lhe !¡orizonlal shear rcinforcement Avh does not conlribule lo 1he shear 
strength V 5 for continuous deep membcrs; 

As for simply supponed deep members, in continuous deep members, the shear slrenglh V n must not be lnken 
greater lhan: 

B..jf[bwd 
f 

Vn = for....!!. < 2 
d 

17.8.4 

3.(1o+~)Kb d 
( 

Vn = for2 $-11 < 5 3 d e w d 

REFERENCES 

19.1 Tilt-Up Load-Bearing Walls-A DesignA id, Ponland Cement Associalion, Skokie, JL, EB074D, 1994, 
28 pp. A "column modc1" (a panel considercd hingcd a long Ioaded edges and free along venical 
edges) is u sed to compute load capacities of reinforccd concrete lilt-up wall panels with both one and 
two layers of reinforcement lhal resl on continuous footings. An approximale but rational means of 
cvaluating thc cffccts of isolated foolings and sustained loads on the capacily of thcse slender walls is 
included, as well as load-momenl interaclion chans and tables and design applicalions. 

19.2 Design rif Deep Girders, Ponland Ccmcnt Association, Skokic, !L. IS079D, 10 pp. Prcscnts analysis 
of deep girders according to elastic theory of Franz Dischinger, including spccial studies and numcrical 
examplcs. Data and procedures apply lo design of decp wall-like members such as in bins, hoppers, 
and foundation walls. 

19.3 Chow, Li., Conway, H., and Wintcr, G., "Strcsscs in Dccp 13c;mls," Transnctions, ASCE, Vol. 118, 
1953, pp. 686-708. 

19.4 Park, R. and Paulay, T., Reinforced Concrete Structures, John Wiley & Sons, New York, 1993. 

4 
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Example 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion 

For !..E_ = 3.35: '· 
tl 

Y,, = ~ (10 +!..E..) Tc'bwd 3 d 'V'c 

2 = 43 . Y0 = - (1 O+ 3.35) v4000 x 20 x -- = 484 ktps 
3 1000 

q,v n = 0.85 (484) = 411 kips > 352.5 kips O.K. 

5. Determine shear strength with mínimum shear reinforcement. 

Substituting minimum A, and A,h into Eq. (ll-30): 

= 0.85 [(0.0~9 X 43)- (0.001 X 12 X 12)) (20 X 60)/12 = 94 kips 

<!J (V, + V,) = 92.5 + 94 = 186.5 ki!JS < 352.5 kips N.G. 

6 Detenninc shear strength <!JYc using more complex Eq. (11-29) at.criticnl section. 

Y.c = (3.5- 2.5 Mu) (1.9../f[ + 2500pw V"d) bwd 
V"d Mu 

At cntical section: 

352.5 X 3 

352.5 X 3.58 
= 0.84 

3.5- ::..5 M" = 3.5- (2.5 X 0.84) = 1.4 < 2.5 
Vud 

14.0 

20 X 43 
= 0.0163 

1.4 [1.9~io + 2500 (O.OIG})J (20 x 41)/looo = 203 kips 
U.X4 

<!JY0 = 0.85 (203) = 173 kips 

Code 
Reference 

Eq. (11-27) 

11.8.9 

11.8.10 

11.8.7 

Eq. (11-29) 

4•Yc = 173 kips < 4>(6Khwd) = 0.85 (6.J400U X 20 X 43)11000 = 277 kips O.K. 11.8.7 

S 



Example 19.2-Desígn of Deep Flexura! Members 

Determine the required shear reinforcement for the simply supported trnnsfer girder supporting the single 
column shown below. Column loads: dea~ load = 200 kips, iive load = 250 kips. 

f' = 4000 psi e 
fy = 60,000 psi 48' 

~-----------1~2~·-o~·----------~~1~·-~4~·~ 

Calculatíons and Díscussíon 

l. Determine if deep beam provisions apply. 

d = 48- 5 = 43 in. 

~= 
d 

12 X 12 
= 3.35 < 5, deep beam provisions apply 

43 

2. Determine critical section for shear (neglect uniform dead load since it is small compared to 
the concentrated loads). 

0.5a = 0.5 X 6 = 3 ft < d = 3.58 ft 

3. Determine shear strength without shear reinforccment. 

= 0.85 (2.J4000 X 20 X 43)11000 = 92.5 kips 

1.4 (200) + 1.7 (Z50) . 
= 352.5 k1ps > 92.5 k1ps N.G. 

2 

• Shcar strcngth providcd by concrete lj>Vc is LJOt adcquatc to cnrry tite fnctored shcar force 

V". 

4. Check maximum shcar strength pcrmitted. 

6 

Code 
Reference 

11.8. 1 

11.8.5 

11.8.6 

Eq. (11-28) 

11.8.4 14Y 

4 
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Figure 19-6 Design Detai/s for Simply Supported Deep Beams ( lnld < 5) 

11.8.3 c·ontinuous Deep Flexura! Members 

For shear design of continuous deep membcrs, tnc design procedure is thé same as for ordinary bcams. The 
. maximum factored shear force Y u is calculated at the critica! section defined in 1 1.8.5. The factored shcar force 
Y11 must not excccd thc ~hcnr ~trcngth providcd hy thc ~cction oj>(V e+ V,), whcre V e mny he compute<! from ; '7: 
either the more complex Eq. (11-5): or the simplcr Eq. (11-3), V e= 2~bwd. Section 11.8.3 nlso specifies that ;:~¡.·. 
the design of continuous deep flexura! members must also satisfy 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.10. Section 11.8.4 sets .....,.. 
anupper limit to Y11 • Scctions 11.8.9 am111.8.10 spccify mínimum vertical and horizontal shcar rcinforccment, 
rcspccoivcly. 

~ 
Th~ llrst stcp in thc uc.,i~n is lo check ir V" is lcss than <flVe. with Ve cqualto z.Jf[hwd. ll"the ~hcar ~trcngth ... 
providcd by thc concrete is not ;llkqt~<~lc ttl can y thc racturcu shc"r force V u. c"lcul"tc .pV, fur mini111um she"r' ·;, 

. -
rcinforcement aml aud to oJ>Vc· Using the minimum shear rcinforeement of 11.8.9 (Av= O.?OISbws),th'c shear 
strength Eq. ( 11-15) reduces lo 

V, = 0.00 15fybwu 

= 60 bwd for Grade 40 bars 

= 90 bwU for Grade 60 bars 

Note that the mínimum shear reinforcement of 11.8.9 is greatcr than that rcquired by Eq. (11-13). The shear 
strengtb with mmimum shcar rcinforccment bccomcs 

lf tho shear strongth with mínimum shoar rcinrurcomcnt is still not at.lcquatc,the more complcx Eq. {11-5) can be 
u sed to calcula te a higher concrete shear strength, or additional shear reinforcement Av may be ádded to increase 
the shear strcngth of the section. Using Eq. (11-15), the rcquired shear rcinforccment is: 

7 

.. 



8 

increase the shear strength of the section. Shear reinforcement required at the critica! section must be provided 
throughoutthe span in aH cases (11.8.11 ). 

400 

300 

~ 
bwd 200 
psi 

100 

V: =[3.5-(2.5)(M.J1Vudl]+.9.jf +2500pw ~}wd 
Plbtted tor 3,000 psi concrete, slmple span and unilorm lOad. 

6,[f 

tld=5-

0.1 0.5 0.9 

Figure 19-5 Shear Strength of Simply Supported Deep Flexura/ Members 

For design convenience, the required area of shear reinforcementAv and Avh in terms of the factored shear force 
V u can be computed using Eq. (11-30) as fo11ows: 

The shear strcngth V n =V e +V 5 must not be takcn greater than: 

11.8.4 

11.8.4 

At the upper limit of f,Jd = 5, V11 = 10.jf[bwd (the samc as for ordinary beams). 

A strict reading of 1 1 .8.8 would appear lo suggest that no shcar reinforcement is needed in a simp1y supponcd 

deep bcam unless V u cxceeds <!>Ve. which may he as high as $(6~bwd). However, a deep beam without shc:ar 
reinforcement is not recommended. lt would be more approprinte to conform with 11.8.9 and 11.8.10 for the 
dcsign o[ simply sorroned deep heams. . 

Design dctails [or simply supponed deep mem~ers is illustrated in Fig. 19-6. 

151 
6 



nple 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion 

q,(V, +V,) = 173 + 94 = 267 kips <,352.5 kips N.G. 

Greater than the minimum shear reinforcement must be provided. 

7. Determine rcquired shear reinforcemcnt u sin¡; Eq. ( 11-30). 

[

] + ~] []]-~] = Av el + Avh d 
S 12 ·'2 12 

= 
352.5 - 173 

0.85 X 60 X 43 
= 0.0819 in?/in. 

Use minimum horizontal reinforcement: 

A~h = 0.0025bws2 = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.2/ft 

d 43 3 . 8. 
52 ~ - = - = 14. In. < 1 111. 

3 3 

Use 115 @ 12 in. (each face), A~h = 0.62 in.2/ft 

Avh __ 2 X 0.31 2 
= 0.0517 in. /in. 

'2 12 

Av (1 + 3.35) + 0.0517 (]]- 3.35). = 2 0.0819 in. 1 in. 
S 12 12 

A 
Solving for _v = 0.1349 in.2/in. 

S 

A, = 0 1349 x 12 = 1.619 m-'/ft 

< d 43 8 6 . 8 . 
S - - = - = . In. < 1 In. 

5 5 

Use 115 @ 4 1/2 in. (cach facc), A, = 1.65 in.2/ft 

Alternauvcly, dcc1casc thc spacing of thc honzonta\ bars lo 115@ 9 in. (each face), 

2 X 0.3\ 2 = = O.OC.~9 in. 1 in. 
s2 9 

- + .~ 1R --- 1 = Av l1 1 + :U5) OO( 9 (11·3.35\ 
' . 12 \ 12 ) 

O.OX19 in 2 !in. 

Code 
Reference 

11.8.8 

éq. (11·30) 

11.8.10 

éq. (11·30) 

9 

·.: 'll 
' 



.xample 19.2 (cont'd) Calculations and Oiscussion 

<jl(V, +V,) = 173 + 94 = 267 kips <,352.5 kips N.G. 

Greater than the minimum shear reinforcement must be provided. 

Determine rcquired shear reinforcement using Eq. (J 1-30). 

= ~ [1 + t] + ~ [1 1- t] 
s 12 s2 12 

V11 - <JlVc 352.5- 173 2 
= = 0.0819 in. /in. 

<Jlfyd 0.85 X 60 X 43 

Use minimum horizontal reinforcement: 

A,h = 0.0025bws2 = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.2/ft 

d 43 8. 
s2 5 - = - = 14.3 in. < 1 m. 

3 3 

Use 115 @ 12 in. (cach facc), A," = 0.62 in.2/ft 

Avh __ 2x0.31 2 
= 0.0517 in. /in. 

A, (1 + 3.35) + 0_0517 (1 1 - 3.35). = 2 0.0819 in. 1 in. 
S 12 12 

A, 
Solving for - = O. 1349 in.2/in. 

S 

A,= 0.1349 x 12 = 1.619 in.2/ft 

d 43 . . 
s $ - = - = 8.6 m. < 18m. 

5 5 

Use 115@ 4 1/2 in. (cach facc), A. = 1.65 in.2/ft 

Altcrnativcly. dccrcase thc spacing of the horizontal bars to 115 @ 9 in. (each face), 

A,h __ .2xfl.31 2 
= O.Oúl\9 in. 1 in. 

s2 9 

A, (1 + 3.35) + O.O'>S9 (11- 3.35) __ 2 • ·\ 12 ,. . 
12 

O.OR 19 in. 1 in. 

10 

Code 
Reference 

11.8.8 

Eq. (11-30) 

11.8.10 

Eq. (11-30) 

153 
8 
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"'xample 19.2 (;;ont'd) Calculations and Discussion 

Av 
Solving for- = 0.1048 in.l/in. 

S 

Av = 0.1 0-lS X 12 = 1.257 in.lfft 

lbc 115 ~!' (,in. (L'ach facc), /\, = 1.24 in.lfrt O. K. 

S. Check shear strength provided using #5 @ 9 in. (cach face) for horizontal and #5 @ 6 in. 
(cach facc) for vcrucal shcar rcinforcemenl. 

210.1 kips 

<j>V, = 0.85 (210.1) = 17¡):6 kips 

<J>(V, +V,) = 17:1 + In.c, = :151.6 kips ~ 352.5 kips O.K. 

<J. !1oth horizontal and vcnical:slwar n·infmcrmt,nt rcquin:d :ll thc critical scction must he 
providcd thronghont thc ,,pan. Scc IL'.infnrccmcnt dct;lils bclow. 

Use 115 @ l) in. (cach l"acc) rnr horizontal and 115 (¡u 6 in. (cach l"acc) f"or vertical •hcar 
rcinforcement. 

Note: Thc mam Ocxural rcinforccment must be anchored to dcvelop the spccificd yicld 
strcngth fy in tcnsinn at .!he face of thc support. 

20" 
¡--¡ 

n 48" 
9-1111----.._ r -u 

1 115@9"H r 
.L 

~ 115@6" 
1 

...J 

Cede 
Reference 

Eq. (11-30) 

11.0.11 

. .. 

12.10.6 
12.11.4 

-l+- ~Yr--
~ 1'-4-~1---...:.12=-'-0=--" ---1~1:=d 

- Reinlorcement Details 

11 

.·.~ 



'" 11 " ,, 11 11 1 11} 

Top Loading• 

p 

z Pfs 
Side Loading 

• Only lop loading is 
permlned under 
Socllon 11.6. 

Figure 19-4 Loading of Deep Flexura/ Members 

Different shear design procedures are prescribed for simply supported and continuous deep flexura! members. 
Design of simply supportcd members for shear must be based on the special provisions of 1 1.8. Dcsign of 
continuous members for shenr must be lmsed on the regular beam dcsign procedures of 1 l. 1 through 11 .5 as wel! 
as 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.10. Also, whcn londs are applied through the sides or bottom of thc membcr, simply 
.supported or continuous, the shear dcsign provisions of 11.1 through 1 1.5 must be uscd. 

11.8.2 Slmply Supported-Deep Flexural Members 

For shear design of simply supported deep members, thc mnximum factorcd shear force V11 is calculatcu nt a . 
dist:mcc fromthe fnce of thc support dcfincd as 0.15 tinn:s the clcar sp¡m for unifonnly loaucd- beams or·O.SO · 
times thc shenr spnn a (distanec between conccntrated. load and facc of support) for bcams with conccntratcd 
loads, but in no case greatcr than·d from the face of thc support (11.8.5). 

The fnctored shear force V u must not excecd the shear strcngth 4>V n = <!>(Ve + V,), where V e is thc shear st¡ength 
provided by the concrete and V s is !he shear strength provided by the shear reinforccment, both horizontal and 
vertical. V e may be computed from eithcr the more complcx Eq. (11-29), which takcs into account thc effects of 
the ten si le rcinforcement and MufYud al the critica! scction, or may be determined from the simplcr Eq. ( 11-28), 

Ve = 2-i(bwd. Eguation ( 11-29) is illustmted in Fig. 19-5. 

The first step in thc dcsign is lo check if V u is less than <!>Ve, with Y e cqual to 2-f(bwd. lf thc shcar strenglh 

provided by the concrete is nol aucguatc to carry the factorcd shcar force Y u, calculatc .¡.v, for mínimum shear 

reinforcement and add to <!>Y e. Using the mínimum shcar rcinforccment requircments of 11 .8.9 (Av= 0.0015bws) 
ond 11.8. 1 O (Avh = 0.0025bws2), shcnr ~trcngth Eq. ( 11-30) reduces lo 

Y, = (0.029d- 0.001 l 0 ) b.,fyf12 

Substituting Ve from Ec¡. ( 11-28) ond Y, J'rom abovc, thc shcar ~trcngth with mínimum shcar n:inJ'orccmcnt 
bccomcs 

lf shcar strcngth with mínimum shcar rcinforccmcnt is stiÍ! not adcquatc,lhe more complex Eq. (11-29) can be 
us, d to calculatc a highcr concrete shcar strcngth, or additional shcar rcinforccment Av and Avh may be addcd to 

12 



depth and compressive stresses may be as high as 14 times !hose indicated by linear strain and stress distribu
,_19.2 In these cases, reinforcing details require special considcrntion. lf scrvice load compressive stresses 

. roach about 0.45f~, il may be necessary to treat thc compn:ssion arca as an axially loaded member, using 

1aterally tied reinforcement to carry the compressive forccs as the moment strength is approached. 

HHHH+HHH 
/lA • 4 

t 
//A • 2 A •//2 

kr~O~-··~~~~~---! 

1/h. 1 

1/lr. < 1 

1 
.1 
1 

A>l 
e 

1 {, • 1.6 u/O 

1 ' 1 ,.. 

·-. 
' .. :· .. -'' 

Figure 19-3 Distribut10n al Flexura/ Stresses in 1-/omogeneous Simply Supported Beams (Re!. 19.4) 

11.8 SHEAR STRENGTH OF DEEP FLEXURAL MEMBERS 

The spcciaf shcar strength provisions for dccp !lcxural mcmhcrs apply only to mcmbcrs having a clear-span-to

·cctive-dcplh ratio (f,. /d) lcss than 5. Thc dccp mcmbcrs musl be loadcd at !he lop facc as shown in Fig. 19-
Since lhc principal tensilc forces in dccp mcmbers are primarily horizontal (vertical cracking), horizontal 

shear reinforcement is effective in resisting the !ensile forces. Tmss bars are, lherefore, not recommended ns 
shcílr reinforr.cmcnt in dcep membcrs. 13 



Lateral buckling in a vertical direction (Fig. 19-2), particularly near concentrated loads and at supports, can be 
checked by the moment magnifier method for columns, or by numerical or energy methods. A simplified 
procedure f or wall-like benms (tiil-up pancls) is providcd in Rcfcrcncc 19.1. lf thc height-to-thickncss ratio of 
a membcr is limited to 25, buckling should not be a problcm. 

Figure 19-2 Lateral Buckling of Deep Flexura/ Members 

The design of continuous deep nexural membcrs for shear strcngth must be based on !he regular beam design 
proccdures of 11.1 through 11.5 with 11.8.5 substitutcd for 11.1.3, and mus! also satisfy thc provisions of 11.8.4, 
11.8.9 and 11.8.10. Thc spccial shcar strcngth provisions of 11.8 are intcnded to apply only to simply supportcd 
deep beams. Recent tests of continuous deep bcams ha ve indicated that the special shear provisions of 11.8 are 

'inadequate for continuous membcrs. Scction 11.8.3 dirccts thc cnginccr lo base shcar strcngth of continuous 
mcmbcrs on thc dcsign provisions or 11.1 through 11.5 .. Scction 11.8 is basically limitcd to·sirnply supportcd 
deep beams. 

10.7 DEEP FLEXURAL MEMBERS 

Thc codc rcquircs that "non linear distributiou of strain" be takcn into accmmt in flexura! dcsign of dccp mcm
bc,rs. Thc das tic analyscs by Dischingcr ami othcrs (Rcl's. 19.2-19.4) ha ve shown that thc shap<.: uf thc clastic 
stress curve can be quite dillerent from thc linear distribution usually assumed. At midspan, the neuttat axis 
movcs away from the loadcd face of thc membcr as thc span-to-dcpth ratio decrcascs (see Fig. 19-3). Over the 
supports. thc rcsultant da., tic tcn.,ilc fmccs can be within a third of !he mcmbcr dcpth fromlhc top fihcr. 

Nonlincar distribution of strains and stresses assumcs an uncrncked, homogeneous cross-section and, therefore, 
clocs not apply to design at thc ultimalc momcnt strcngth (nominal momcnt strcngth M 11 for dcsign), sincc 
cracking usunlly occurs befare thc momcnl Stlcngth can be Ucvclopcd. This wouiU imply tha.t thc tcnsilc rcin
forcemcnt requircd to develop the momcnt strcngth M11 could be placed near thc extreme !ensile fibcr as is 
customary for ordinary nexural mcmbcrs. Rcfercnce 19.3, howcvcr, rccommends tlmttensilc rcinforccment be 
clistributo"d throughout thc tcnsilc arca ami ccntcrcd ill or ncar thc resultan! of thc tcnsilc forccs, so tlmt, when 
cracking occurs. thcrc will not be a suddcn shirt in thc loc:llion or thc resultan! tcnsilc force. Both mcthods of 
sizing antl placing rcinforccmcnt are illustratcd in Examplc :9.1 and it is lcftlo the judgmcnt of thc dcsigncr 10 

choosc thc more appropriatc method. 

Dcvclopmcnt of horizontal tcnsilc rcinforccmcnt in singlc-span simply-supportcd dccp mcmbers rcquires spc
cial considcration. Sincc momcnts incrcasc 1apiúly from zcro at thc facc ofthc support, thc rcihforccmcnt may 
not ha ve sufficicnt anchorage lcngth to dcvclop thc requircd moment.strcngth near the support. ·Tensile bars may 
be anchorcd by dcvclopmcnt lcngth (if availablc), standmd hooks, or by special anchorage dcviccs. 

Thc most radical dcpartUic from a linear strain and stress distribution is in comprcssion arcas at or ncar supports 
of continuous membcrs. Comprcssive forces may be confined lo thc bottom 5 or 10 perccnt of thc mcmbcr ·\~7 

14 
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Deep Flexural Members 

JPDATE FOR THE '95 CODE 

·wo new scclions, 12.1 1.4 and 12.1 2.4. have been added which affect the reinforcement detai1ing of deep flex
.ral membcrs. The new sections require that· at interior suppons of deep tlcxural members, positive moment 
~nsion reinforcement and negative moment tension reinforcement shall be continuous with that of adjacent 
pans to develop proper anchorage. 

3ENERAL CONSIDERATIONS 

The code gives two definitions for "deep" members. For flexure, members with overall depth-to-clear-span 
.-atios greatcr than 215 for continuous spans or4/5 for simple spans are defined as "deep" (10.7.1). For shear, a 
"dP•..," member is one with an effective depth-to-span ratio of 1/5 or greater (11.8.1). 

" _ "cific provisions for designing deep members for tlexure are found in the code, but such members must be 
designetl "taking into account non linear distribution of strain ami lateral buckling" ( 10.7 .1).· Appropriate refcr
ences for the design of deep beams for,!lexure are given in the Commentary and at the end of Pan 19. 

-~ 
. .r:;, 
> 

.,_ . , 
lnformat1on on lateral buckling is more diff.icuh to find. !'nrtunatcly, most walls ami bcams reccivc lateral , 
support from supported floor or roof members, so lateral buckling of the compression tlange is r.1rely a problem -~' 
(see Fig. 19- 1(a)). So me form of lateral support is required al intervals not exceeding 50 times the least width of 
the compression tlange ( 1 0.4.1 ), e ven if the membcr is free-standing (sec Fig. 19-1 (b)). For free-standing walls, 
a lateral stability check should be made andan adcquate margin of safcty against lateral buckling provided. As 
shown in Fig. 19-1(c), lateral bracing can also be achicved by providing tlanges. 

{a) lateral bracing 
by roo! or lloor 

(b') mimmum lateral 
·. bracing 
·' 

"' 

{e) lateral bracing 
by llanges 

., 

Figure 19-1 Lateral Support for Deep Flexura/ Members 

15 
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Example 23.4 (cont'd) Calculations and Discussion 

Use :!-114 0' 1 ~ in. 
.... 

4. Determine vertical shcar rcinforccmt.'llt. .... 

¡1 11 = 0.002' + 0.5 ( 2..'i - ~:) (p¡, - 0.0025) 

= 0.002~ + 0.~ (2.5 - 1.5) (0.00.'\(,- 0.0025) 

·- 0.00.\1 

ivlaxinmm spacinb 

u~e 2-114 @ 1 '\ in. 

:)_ D.::sign for ncxure. 

f
_{w = R X 12 = .1~2 in. 
3 3 

= lJh = 3 X 8 = 24.0 111. 

18.0 in. (gnvcrn.,) 

M 11 = V 11hw = 20ll X 12 = 2400 rt-kips 

M, 2~1Hl x 12 
-- -:¡- == ·--·-------, - 0.22(JI 
~\d·~~bd- 0.\J X J X X X 7fl.X' 

'\'hl'n' d = o.sr \\' = 0.~ :-: 1)(, = 7ú.~ in. 

l.! I:H¡',l,r v:dtH' td. d rould lw 11snl ir tkll·1mincd hy a ~l!ain t·nmp;llihility analysis) 

1\, = phd ~ 

{l)rl: 1u 1 

r 
\ 

= 
0.2(>') >: :1 x X x 7(>.X 

(>() 
= H.2(1 in? 

Codc 
n~tcrcnr:c 

l.r¡. (11·:J1) 

11.10.9.5 

11. 10.4 

---------,.-~ 11~ f!11 11\" H 

1 ~-:~:' ·:; -~--~-: ·_d:' __ ~-:=··-=· =-=~".:·===:~==:-~~=~~j/ _,----- 11;1'0 (ly[l.) 

/ 
~~~~ ¡ .-r· v / 

• 



E· pie 23.4 (cont'd) Calculations and Discussion 

= [ o.6 .,)Jooo + 96 ( 1.25 .J30'00 + o)]·(8 x 76.8) = 
96 - 48 1000 

whcn: fVIII. (12-tl) VIl:.:: xv .. n kips :; ')(,yu·in.-kip.'i 

SlH.:ar ll.:inrmccmcnlJma~l be providcd in ilc.:cord<lll<:c with 11.10.~. 

3. Dt.:~er111inc n.:qllircU horizontal shcar rcinf~ccmcnt. 

Fo1 

= 
J:!OO - (O.H5 X 104)J 

O.H5 X ()() X 76.8 

2 X o. 1 1 
2-IIJ: S2 = = 

0.0285 

2 X 0.20 
2-114: -'2 = = 

0.0285 

= 0.02H5 

7.7 in. 

14.0 in. 

2 X 0.31 
2-115: s2 = = 21.8 in. 

0.0285 

Try 2-114 (!!> 14 in. 

fl¡, = 
Áv 

= 
2 'x 0.20 

= 0.003ó > 0.0025 O.K. 
/\ .. X X 14 

o 

-
= 

8 X 12 

5 
= 19.2 in. 

.aXIIIliiiiJ spaclll¡; = Jh = J x H = 24.0 in. 

1 H.O i11. (¡;ovcJJ") 

23-19 

104 kips (govcrns) 

~. 

Code 
Rcfercncc 

11.10.8 

11.10.9.1 

Eq. (11·1) 

Eq. (11·2) 

Eq. (11-33) 

11.10.9.2 

11.10.9.3 

¡<¡ 
17 
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Example 23.4-Shear Design of Wall 

Determine thc shcar nnd llcxural rcinforccmcnt for thc wall shown. 

h = S in. 

r: = ~ooo psi 

rr = 60.000 psi 

1 -o· 
• V u= 200k ¡--~ -.--j 

- Critico! l 
occhon-¡ hw = 12' 

---.l..-

Calculations and Discussion 

l. Check maximum she~u· stn.:ngth ¡)L'rmitted. 

$ O.K'i x 1 O _r~(Jo¡) X K (tl.X X 1)1,¡/1 tltlO = 2XC. kips > 200 kips 0.1<. 

Cakui:ltc slw:1r 'tn·ngllt providecl hy rnncrl'IC V L"· 

Critic;d scction li11· she;¡r: 

fw 'S 
= ~ •1 rt ( /'.tlVl'nl') 

2 1 

h,,. 12 
(, f¡ = ~ 

2 2 

= 3.3 _rJOOil (S) (76.8) +O = 111 k ips 

"' 

. ,.,. (1.2'iJr,: 
ll.l.,_/1, 1 - ---"-~~-1 

" 

1 . 11 ll '.'N ) 

1\\lh 
-- ---- lul 

fw 

23-IR 

Codc 
Reference 

11.10.3 

11.10.4 

11.10.7 

Eq. (11-31) 

T:t¡, ( I/-:J2j 

161 
16 



Exurnplc 2::1.3 (cont'd) Calculations and Discussion 

llcari'n¡; capac:i1y = <j>(OX~I"~A 1 ) = 0.70 (O.!l5 x 4 x 52.5) ~ 125 kips > 63 kips O. K . .... 
4. Cakulalc dcsign strcngth of wall. 

Elkctivc honmntallcngth or wall pcr lec n:action = {: 

J"" 

+ ·1 (7.:'i) = :17 in. (¡;nwrnsl 

x 12 = 9b in. 

= 0.55 X 0.70 X 4 (37 X 7.5) [1 _ (0.8 X 15 X 12)
2

] 

32 X 7.5 

= "2'1:\ ~ips > ú:l kips O. K. 

Tite 7 .5-in. wall is adcqu:olc, with su!Ticicnl nmrgin lin· pnssihlc dl"ec·tor load eccenlricity. 

5. l>ctc:nninc singh.: laycr or rcinl"ur<:cnwnt. 

BC~setl on 1-1"1 width of wC~II and Gmde 60 rciuforccmenl (115 and smaller): 

Vertical As = 0.0012 x, 12 'x 7.5 = 0.10g in.l/n 

Horizontal A, = 0.0020 X 12 x 7.5 = 0.180 in2fft 

Spacing = {
3h = 3 x 7.5 = 22.S in. 

18 in. (govems) 

Vertical A,: use 114·@ 18 in. on ccntcr (As= 0.13 in.lffl) 

Horizontal A,: use 114@ 12 in. on ccntcr (A,= 0.20 in.lfft) 

Dc>ign a id> such as Fig. 23-6 may be uscd to sclect rcinforccmcnt dircctly. · 

Code 
Refcrencc 

14.2.4 

Eq. (14·1) 

14.3.2 

·14.3.3 

14.3.5 

. 19 
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Example 23.3-Design of Bearing Wall by Empirical Design Method (14.5) 

A concrete beanng wall supports a 11oor systcm or prccnst sin¡dc tces spaccd :11 8 fl un centcrs. Thc st<"lll nr ca 
lec scc.:tinn is R in. widc. Thc Ices havc Jidl hcnring un lhc wall. "11tc hcight uf wall is 15 n. and thc wall 
considcred laterallv rcstrnincd at tnp: Ocsign of the wall is rcquircd. . .. .. 

l'lllor hcam rcactions: dcad load = 2/l kip., 

livc lond = 14 kips 

r: = ,1000 psi 

fy = 60.000 psi 
Neglect. self-wei¿,ht of wall 

. · 

\ 

- ....:h 

1 1 

Calculations and Discussion · 

PRrlio.l 
Ac!;lt;~i~ . 

Code 
Reference 

Thc ¡:cncral dcsignl•rn~c<lurc is tn selct·t ntrial wnll thickncss h. thcn check thc trinl.wall fnr the 
appliL·d loading conditinns. 

l. SG!cct triahvallthickness h:· 

h > 
r, 
- hut 1101 lcss lhantl in. 
2) 

1) X 12 
> ·- 7 .. : in. 

25 

T"· h = 7 .) in. 

C•lculatc factorcd lnauing. 

1'11 = 1.-ll) + 1.7!. 

= 1.4(28)+1.7(14) 

= ~9.2 + 2.1.~ = r •. 1 kips 

1 .uadl'd arca 1\ 1 7 x 7.5 ~ .~25 in.~ 

14.5.3.1 

Í:<¡. (0·1) 

10.17 

163 
18 



Example 23.2 (corit'd) 

Tabla 23·2 L"Cad Capac!ty Coclficwnts of Tilt·up Concrete Walls 

Table A6. Lo;~d C.Jp&~city Cocfficicnts ot Tilt-up Concrete Walls • 
{1• = (¡ '/:/' ( 1 h!.i mrn) anrJ •1 ¡,¡, :;.: 30 or 45 psi ( 1 .4 or 2.2 kN/.rro.·· .)). 

-
1¡··· [ h=6'h"(165mm) 1 

11111 1 11 ···-··------ ----
\f,() pe:! ¡:••100 kqj111') 1 Jl·~· ' 

_ ...... "' 
u·:..: ' . ·¡l . 1 

1. •1lllll) p:.l (;'11 M\'.1} " , ...... : . . 1 )"'-~ :=..:. j ' 1'./·1·- (cuclf.) l•,hl . 
1 ' J. •. tAJ l~:.d (•11JO Ml'.a) .1 ·¡. • .¡ 

li.IITII =- ..... ... - ----- -··---- -··· ----- --------- - ------ ·-· -- --------- .. 
End •¡f/• = 30 psf'(1.4 kN/m') U_//, ~9 •1)4• = 45 psi (2.2 kNim') u_u, ~ 

.1 ' 100 w:<:ontnclly, SlomJurnu:;:; rallo. H .. u, :.:: coclf.t Slonc1ornoss mtio. u_u, = coclf. t ,, ·- ,, 
' " 

,. . - :. 0.001 ·-- ··- ..-.. - ----- -· --- ... "0.00 1 
' 111 (mm) 20 30 40 50 20 30 40 50 

1.00 (25) 0.468 0.316 0.035 - 49 0.438 0.110 - - 39 
··--- ---

0.15 3.25 (05) 0.079 0.011 - - 39 0.067 - - - ~9 

6.75 (170) 0.016 0.005 - - 39 0.014 - - - 29 

1.00 (25) 0.468 0.316 0.151 0.030 .. 0.438 0.301 0.065 - 49--

0.25 3.25 (85) 0.)01 0.026 0.006 - 49 0.092 0.016 - - 39. 

6.75 (170) 0.024 0.014 0.004 - 49 0.023 0.009 - - 39•' 

1.00 (25) 0.483 0.316 o, 151 0.040 .. 0.453 0.301 0.070 O.DlO .. 
o 50 3.25 (85) 0.121 0.046 0.016 0.004 .. . 0.114 '0.036 O.D10 0.003 .. 

.. ------ --------- -
li /~i ( 1 /0) 1).(14:1 o n:,u n.o 1:1 O.llll:l .. 0.040 ll.ll24 O.l!OD U.UO:! .. 
1.00 {2!.i) 0.4!10 O 31G o. 151 0.050 .. OAGO 0.301 0.070 0.020 .. 

---·- --- --·-- -- ···-·- -----. ------ --· 
O. /S J.25 (05) 0.141 O.OG6 0.02G 0.009 .. 0.137 0.056 0.021 O.OOG .. 

. .. ··-- --· -··- . -- ·- - ·- -· ·----· -------· ·----··-··· 
G.75 (170) 0.061 0.042 0.023 0.007 .. 0.059 0.039 0.020 0.005 .. 

·obscNc thc d•rccllDn al ulllmato transversa loatls {t¡) and note tho bonding moments dueto transversa loads are áááitwo to those 
c<1uscd hy thc ;¡x•allo;..IU:> (S ce. 2 4}. A dilsh •nd•catcs· that tho wall panal cannot sustain ony load. • 
··wan::. w•lh ::.tencJcuH::.>s rallo~. Lr_IJ,. grcatcr than 50 <.~ro nat rccommcndcd. 
tTh1s colurnn g•vcs thc value to thc slendcrness ri.IIIOS above wtuch tho walls havo neghg•ble load·cnrrytng c<Jpacny 

~1 

-
; ' •. ~t 
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Example 2302 (cont'd) 

Tab/G 23-1 Lond C,,pacity CoGIIicJcnts o/ Ti/loup Concreta Wnlls .•. .. : . 

Télblc /\5. L'o:~d CLJpacity Coclficicnt5 of Tllt-up Concrete Walls • 
(11- G•: ... ( tGS mm) anU •1 M• =O or 1~ p:;l (U or 0.7 kN/m·')) .. -··- ---- -------- --·;c. ¡----

111 111 1 11 

'f.' 
l ¡, = G'/'" ( 1 G5 mm) 

= 150 pcl (2400 k~fm·') ··a ~:· 
....... ... 

;-_ r"~c -· 
.. o in 10 1 ; 4000 psi (28 MI'~) ··._<'~_;_ I"J•I• = (cor.fi.)/J1h/. 

1 = 60 ks• (400 MPo) ' . .. 
. '' ' socoon 

---, 
End •J.I•I• ~ O psi (O kN/m')"· lr_ll• @ •1.M = 15 psi (0.7 kNim') "-'" lit 

.1 '( 100 
eccentricily, Slcndcrncss r;,tio. Lr .. u,:: cooll.t Slenderness mlio. J.r .. JJ, = cooll.t 

1' = /o '" '· 
1 

! 0.001 ::; 0.001 
' In. (mm) 20 30 40 50 20 30 40 50 

1.00 125) 0.498 0.:147 0.227 0.155 .. 0.468 0.331 0.191 0.085 o o 

~ --- r:- --o ··---· ---- -
0.15 3.25 (85) 0.094 0.042 O.Olfi 0.013 o o 0.087 0.021 0.005 - 49 ------. - ---- -- -· ó.oo5° ·------ --- ----

6.7S (170) 0.018 0.014 0.003 00 0.017 0.009 0.003 - 49 

1 00 (251 1 0.498 o.:J47 0.227 0.155 .. 0.468 0.331 0.191 0.090 o o 

r---- ------·--· -
0.25 3.25 (85) 10.110 0.050 0.02G 0.018 o o 0.105 0.037 0.011 0.003 o o 

------------ ---- ·---- -------- --· ---- ---- --00-·-. 

G. 75 ( 1 /tJ) O.O:J!) o fl:1;1 11.010 O.U\JG 00 0.025 0.015 O.OOii 1) 00?. -- -r-- ·-· -- --·-- ---- --
llltl (/~1) ()IHJU 0:14/ 

1 

() :':' 1 0.155 0.4113 o.:131 0.1!)1 o 1 oo O o 

- ·----- ··-------- ---- ··-- .. . --. - -n r.n ~~.' ""'' " "'' " "" ll.ll:l-1 () 11:'2 00 o. 1 :~11 0.0!;5 o.u;!:J. 0.0 11 o o 

,.:, ( ¡,¡1) () 0-1!1 11 o:t-1 11 11: 'O !).() 1:1 .. 1) O·l!i O.O?!l (J.I)Ifj () ()()!) O o 

---- --- . -· ---· -- .. ········-- ----
>o (:~!i) l OA!lll o::-17 11.?.27 0.155 .. 0.4!Jll 0.331 0.·1!.1.1 0.110 

_Q·:_'!> ¡;¡!;). tÍ 1 ,¡,~ <Hi:; 
- ---- . - .. -- .. ·---- -- - - -----o .. ,. () 0-1:! O U?.G o o o. 142 0.07~ o.o:Jr; 0.0 1 !) o o 

'·' -.. ------- ---- ---·· ... ---. ------L_ ·, !) { 170) U.OG~l O 0•1G 0.0:10 0.010 00 O.OG5 0.044 0.02G 0.01G .. 
. ---- -· ---- --- -- --·· -·-· -·- -

' 'Observe thc dircchon al u•~•matc u¡¡,nsvcrsc loads (t/J and note the bcnding moments due 10 transversa loads rvr. nddrtiVC to those 
c.:~uscd by !he ax•alloads (Sec. 2.4}. A dash ind1cates lhatlhe wall panel cannot sustain any load. 
''W;-tlls \'.1th stcndcrness r<~llO:: tr_/1,, grcatcr !han SO :1rc not rr.commcndcd. 
tTil:.- C\."1lLJ1111l g1vcs \he V.\iul! tn llll' slcndcrnc~~ ríl!IOS :-~hove• w/ur:h !he wnlls ll:JVP. nr.r1hl')1blc lond·C:Ury•mJ r.nr:u.11·¡ 



Example 23.2-Design of Tilt-up Wall of Example 23.1 Using Design A id EB07 40 

l. Summary of factored loads 

l.o;l!l case 1: 1'11 = 1.4 ( 1.6) + 1.7..(0.(>4) 
;;;;; 2.2 ·t- 1.1 = J.J kips 

Load case 2: 1'11 = 0.75 (2.2 + 1.1) = 2.5 kips 
q., = 0.7.'i ( 1.7 x 20) = 2.'i.5 psf 

LoaJ case :l: 1'11 = O.'J X 1.6 = 1.4 kips 
q11 = 1.3 x 20 = 26.0 psf 

From Ex. 23.1, <jJ = 0.1:>7 

2. Sclcct tría! sectíon 

Use samc tría! sectíons as in Examplc 23.1. 

h "' r •. s in. 

p = 0.0025 

ke., = 
h 

1.0 x 16.;x 12 
95 ·= 2 . = 30 

6.5: .. · 
3. Check 'tren¡;th nsing'EB074D <iesi¡;n aid 

.· 

l.o:Hi<:a.,e 1: Rcq,;ír~d 1'11 /tjl = 3.~ kíps. <¡ 11 1<~ =O 
Use ·¡¡,¡,le AS (scc "I;,IJ!c 2.1- 1) from EU07 40 

'" ·· . 

For p = 0.0025, ke,.Jh = 30, e= 6.75 in., ami •· 

e¡ u /lj> = O, cocffici~nt = 0.022 

Pn = 0.022 X 12 X 6.5 X 4 = 6.9 kips > 1'11 /$ O. K. 

Load· case 2: Required P11 1 <1> = 2.9 kíps, q~ 1 <1> = 29.3 psf, say 30 psf 
Use Table A6 (see Table 23-2) from EB074D 

For p = 0.0025, ke 11 /h = 30, e= 6.75 in., and 

CJ 11 1 <1> = 30 psf, cocfficicnt = 0.014 

P n = 0.014 X 12 X 6.5 X 4 = 4.4 kips > P11 1 <1> O. K. 

[ly in,pection, thc stren¡;th rcquiremcnts for loaJ case 3 are satisficd. 

Thercforc, the 6.5-in. wall rcinforccd with 114 @ 12 in. is mlequate for all of the !oaJ com· 
bin¡¡tions invcstigatcd. 

23 
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Example 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

,, - o 9- 0.21'" 
,. - . O.lf'~Ag 

~ 0.70 

.... .. . 
= o.

9 
___ o_.2_x_4._5 __ = 0.87 

Q.J X 4 X 12 X 6.5 

Althou¡:h sli~hl varialiuus t'rom IIJ;, valuc will occur for dirrcrcnl load cases, this sin¡: le.: 
valuc is considcrcd adcquale. 

DL"II.:rminc m:l!!nified momcnt M~.. for carh load case. 

Load Pu M u Pd Jl=0.86!:'+ 99 xJ.06 p -26.5 Cm 
Case (kips) 0.5B/~1.0 El e- Óns = 

Pu 
~ 1.0 

(in.·kips) B B 1-

(lb-in. 2) (kips) 0.75Pe 

1 4.5 22.4 0.76 1.1 G 85 X 10° 22.8 1.36 

2 3A 26.G 0.76 1.16 85 X 10G 22.8 1.25 

3 2.2 19.7 1.00 1.37 12 x.·1oG 19.3 1.18 

_e,, C'hcl'k dcsign stn.:n!!th vs. n.'lJUirctl strcngth 

l'or cach load case, lhc rcquircd nominal slrcnglh will be compared Jo thc dcsign:slrcnglh 
u sin¡: !he lnad-mnmcnl inlcracl;on diagram inl'ig. 23-J!(h). Thc rcsulis are tabulatcd hclow, 
h:!.'\Cd Oll thc mnmcnt :-:ln:ngths ror thc givcn axialloaUs. 

Ln<1d C<1se Rcquircd Nominal Strength Design Slrength 
M0 (in.-kips) 

Pn:;:: Pultll M11 =M 0 i•l• 

(ki¡,,) (in.-kips) 

1 5.2 35.1 50.0 

2 3.~1 30.3 45.0 

3 25 2G.7 40.0 

Thc w:-~11 is ;'ldC'CJU;IJC' with th~ ft,l @ 12 in. :-.inc.:c thc lksign strcngth is grct~tcr than thc 
11.\lllilcLI nomm;1i .'!rcn~~~~~ t'or alltluec ln:ult:a~cs. 

Code 
Reference 

Me= 0nsMu 

(in.-kips) 

30.5 

33.3 

23.2 

167 
22 



'.lmple 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

.... .... ·· 

1' 
1(21.!! 

e = 
(ktuf 

El = Eclg ( ") Eclg l.!q. (1) --- 0.5.- :2:0.1 --
ll h [l 

,J¡· 

E 1 
<04~ - . ~ 

C-
\ 6.75 
= -- = 1.04 

h 6.5 

(Eclg) 
Thus, El = 0.1 -~-

E e = 57.000 ,14000 = 3.605 X 106 psi 

12 X (>.5 3 
274.(, in 4 

1g = = 
12 

ll = 0.9 + 0.5[1¡¡ 2 • 12p :2: 1.0 

= 0.9 + 0.5~d 2 • 12 (0.00256) 

= 0.869 + o.5~d 2 :<: 1.0 

El= 

1,. -
e -

0.1 X 3.605 X 106 X 274.6 

[l 

1t
2 

X 99 X 106 

!) (16 X 12)2 
X 1000 

= 

= 
99 X 106 
---::-- 1b-in2 

B 

26.5 k' 
-- ·tps 

!) 

Cm= 1.0 for mcmbcrs with tran.wersé 1oads bctwcen supports 

Culculatc <jt factor for 1argcst l'u = 4.5-kips 

< •• 

Code 
Reference 

Eq. (10·10) 

Eq. (10·11) 

.... 

8.5.1 

._, 

9.3.2.2tb) 

25 
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Example 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

·'· 

h. Roof loading pcr foot or wall 

... 
dcad load = 50 x 20 (~) = 1 (,Oo lh!n 

2.5 

Ji ve load = 20 x 20 (~) = 640 lb/ft 
2.5 

wa JI <.lea u load at 111id-hcight = 1 50 (8 + 2) ( c;;) = 8 13 lbtrl 

Factored load combinations. 

Load case 1: u 
Pu 

M u 

[\,¡ 

Load case 2: u 
p\1 

Mu. 

11-t 

Load case 3: u 
pll 
M u 

[Id 

ChL·cJ.,; \Va\1 ~k-tuleml·ss: 

~r_,!._ = 
r (tU x ¡,_:,) 

= 1 .4D + 1.7L 
= 1.4 (J.(,+ O.R 1) + 1.7 (0.64) 
= 3.4 + 1.1 = 4.5 ki_ps 
= J .4 ( J .6 X 6.75) + 1.7 (0.64 X 6.75) 
= 15.1 + 7.3 = 22.4 in.-kips 

= 3.4/4.5 = 0.76 

~ 0.75 ( 1.4)) + 1.7L + 1.7W) 
= 0.75(3.4+ 1.1 +0) 
= 2.(> + O.H ~ _q hips 
= 0.75 [J5.J ·1 7.3 + 1.7 (0.02 X )(¡2 X 12/8)) 
= 1 1.3 +"5.5 + 'I.X = 26.6 in.-kips 

= 2.ú!:l.4 = 0.7(, 

= 0.90 + 1.3W 
= 0.9 (1.6 + O.SI) +O = 2.2 kips 
= Q.') (1.6 X ü.75) + J.J (0.02 X J62 X 12/8) 
= 9.7 + 10.0 ~ 19.7 in.-kips 

= 2.41/2.41 = l. O 

-- 'IX..'> 

< 1 OO. "1'!'~""'¡"'"'" ,·valuatinn "r sll"mkrm·ss l'lll·t·ts by 1 O. 1 1.1 may he nst•<l. 

.J. l 'aku\;¡ll' IIHHIWIII lll:l:•.llilar:llhlll 

Code 
Rcfcrence 

Eq. (9·1) 

Eq. (9·2) 

Eq. (9·3) 

10.12 

Eq. (10-9) 

24 
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Example 23.1-Design of Tilt-up Wall Panel by Chapter 10 (14.4) 

Design of the wall shown is required. The walls are spac~d at 40ft on center and restrained at the top edge. The 
roof load is supponed through 4 in. tee stems spaced at 4 ft on center. 

. ·- . 

Roof dcad load = 50 psf 
Roof livc load= 20 psf 
Wind load= 20 psf 

~r 
) 

.J ~ 

1 

Unsupponcd h.:nglh of wall l~ = 16 ft 
Effcctive lcnglh factor k= I.O.(pinncd-pinned end condition) 

Concrete r: = 4000 psi (wc = 150 pcf) 
S1ecl fy = 60,000 psi 

Assumc non-sway condition. 

Calculations and Discussion 

l. Triol woll selection (dcsign for 1 ft wall scction) 

Try h = 6.5 in. with assumcd e= 6.75 in. 

Try #4 @ 12 in. (A,= 0.20 in2tft) 

0.20 
= 0.00256 p = = 

(12 X 6.5) 

2. a. Ellcctivc walllcngth for roof rcaclion 

(i) bcaring widlh + 4 (wallthick•ícss) = 4 + 4 (6.5) = 30 in. = 2.5 fl (govcrns) 

(ii) <.:cntt..:.r-I<H.:cnlcr dislallCI.: hctWt.:l:ll stems:::: 4 l"t 

Code 
Reference 

14.2.-1 

27 

'1) 
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design aids to fit the range of conditions usually encountered in pmctice. For example, strength intcraction 
din¡!mms snch ns those plolled in Fig. 23-4(n) (p = 0.0015) and Fig. 2.1-4(b) (p = 0.0025) can be hclpful dcsign 
aids ror ,,valuation of wall strcnglh. "IJ!ow-nps" of thc lowcr portions of thc strcngth intcraction di:tgrams are 
shown fnr spccific wnlls (h = 6.5 in.). Load charts, snch as thc onc shown in Fig. 23-5 can also he dcvclopcd for 
.spccific walls. Dcsign aitls such as thc onc shown in Fig. 23-6 may f:icilit:tlc sclcction of wall rcinforccmcnt. 

1.0 

00 

o 6 . 

.!.o.. 
'bl\ 

o• 

O.l 

o 
o 

1 o . 

00 

06 

~ 
l~l>l! 

O• 

o' 

" o 

p - 00015 
re e 4000 psi 
fy - 60.000 psi 

~•lh•O:, 

0.10 

----

p ... 0.0025 
l'c "" 4000 f'IO:I 
fy ... c.o.ooo p:.l 

-- ., ... 0' 

--OL.,---' 

60 

Pn. 
•o 

kips 

"' 
o ,_. 

M,. In - klps 

(a) 

60 • 

Pn• 
<O 

kips 
20 

o 
;'1) 

M11 ,1n.- klps 

(b) 

F1gure 23·4 Lond Moment lnteraction Diagram for Wa/1 wil/J (a) Reinforcement p = 0.0015, and 
(b) Reinforcemeat p = 0.0025 

Pil':-.lll'';..l'd wall~ aH' n••l CU\'l'n:tl ='Pl~l"lfira11y in Par! '2:1 ... Prcshcssing of walls is :u.lvanta1~l"IHI~i for h:mc.lliug 
(prccasl pands) ami r.w incrcasctl huckling rcsist:mcc. l'or dcsign or prcstrcsscd w~!ls tlw dcsigncr should 
r:msult Rcf. 23.4. 
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2. Walls must contain both horizontal ami vertical reinforcement. Thc arca of horizont"l rcinforccmcnt must 
not be l~ss than 0.0025 times thc gross concrete are.1, ami that of the vertical reinforccment not kss !han 
0.0015 times th<: gross concrete arca. These r.¡tios may be rcuucc<.lto 0.0020 anu 0.0012 rcspccti vdy, whcn 
#5 or smaller bars having fy :2: 60,000 psi, or welded wire fabric with W31 or 031 or smaller wires are used. 
Jn walls greater !han 1 O in. thick (t;)tcept basement walls) thc reinforcement in each direction mus! be placed 
in two layers (14.3). ~ ·· · 

3. Length of wall to be considered as effective for each beam reaction mus! not cxceed center-to-centcr dis
l.,ncc hclwccn rcactions, nor width nf hcaring plus 4h ( 14.2.4). 

4. The wall must be anchored lo the noors orlo columns and other structural elements ofthe building ( 14.2.6). 

Note lhatlhc mínimum wall rcinforccmcnt rcquircd by 14.3.2 !loes not subst;mtially incrcas<: lh<: stn.:n¡;th uf a 
wall abovc thal of a plain concrete wall. Th<: mínimum wall n:inforccmcnt n:quircd by 14.3 is providcJ prima
rily for control of cracki~g duc lo shrinkagc amltcmpcrature stresscs. 

With tlw publication of ACI 318-83, lhc cmpiric;d wall dcsi¡;n liq. (14-1) w<L~ m<><lilicJ lo n:llcctthc general 
range of end conditions encountered in wall dcsign, and to allow for a wider range of dcsign applications. The 
wllll strcngth cqualion in prcvious codcs was bascd on thc assumption that thc top and bo!lom ends of the wall 
are rcstraincd against lateral movcment, and tlmt rotation rcstmint exists at onc cnd, so as to ha ve an dfcctive 
lenglh factor bctwccn 0.8 and 0.9. Axial load strcngth \oalu<:s could be unconscrvative l'or pinncd-pinned cnd 
comlitions, which can exist in cena in walls, panicularly ofprccasttilt-up construction. Axial strength could also 
be uvcrcstilllatcd whcrc thc top cnd ur thc wall is rrcc mulnot hraccd ng:linst tran."lation. In lhl!SC <.:;ISCS, iLis 
ncccss<1ry lo icllcctlhc propcn.:l'fcctiw lcn~lh inthc dcsign cquatiun. Equatiuu ( 14-1) allmvs !he use uf ditli:r
cnl cllcctivc lcn¡;th faclur.' k tu addrcss lhis situaliun. Thc valucs uf k haw hccn sp<:cil'ic<l in 14.5.2 fur com
nonly occurring wall <:nd conuitions. Equation ( 14-1) will giv<: !he samc ~<:sults as lhc 1977 Codc Et¡. ( 14-1) for 

walls hrnccd at:,ainst translation.of hoth cndS ami with rca~onahlc hase rcstr¡tint against rotation. 

Rcasonahlc Uas~,; n..:straint again~t rotatiun implic~ ¡attaduncnl tu a mcmbcr having a fh.:.xural stiiTni.!SS El/ ( ut 
lcasl c<¡ualtu that ot'thc wall. Sclcction ofthc propcr k for u particular sct of su;>pon cnd conditions is lcftto·thc 
judglllCIII ur tJu; Cll!jiiiCCI. , 

. 
Example 23.3 illustrates application ofthe Empirical Dcsign Mclhod lo a bcaring wall supporting prccast floor 
beams. lt should be noted thatthe reinforcement and minimum thickness rcquircments of 14.3 and 14.5.3 may 
be waivcd whcr<: structural analysis shows adcc¡uatc strcngth and wall stability ( 14.2.7). This rcquircd condition 
may be satisficu by a design· using the structural plain concrete provisions in Chapter 22. 

11.1 o SPECIAL SHEAR PROVISIONS FOR WALLS 

For most·low-rise b¡¿~dings, horizontal shear forces acting in thc planc of walls are small, and can usually be 
ncglcct~.:tl in dcsign~ 1ch in-plome forccs, howcvcr, beco me;, dcsign considcration in1najor stntcturcs whcn: ;¡ 

limited numb~r of w ls resistlhe total lateral load, such as in high-rise buildings. Flexuwl strcngth must also b~ 
considered when in-planc loads are significan!. Examplc 23.4 illustrates in-planc shear design of walls, includ
ing <.icsign for ncxural strcngth. 

DESIGN SUMMARY 

A tria! proccdtnc 1'01 wall dcsign is su¡;gcstcJ: l'irst assumc a wallthickncss h ami a rcinl'orccmcnl1'<llio p, thcn 
check thc tria! wall ror !he applicd loading conditions. ' 

lt is nut within thc scope of Part 23 lo include dcsign aids for a bro;~u mngc of wall ;md loading conditions. Tlu: 
intc'rll is to prcscnt example' of dcsign options anu .. aids .. The dcsigner c<~n, with reasonable el'fort, 1,l~uucc 

,_ 
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only to walls of salid rectangular cross-section. The empírica! method is a simple design procedurc for thcso 
limited cases, rcquiring only a single strength calculation lo detennine the design axial load strcngth of a wall. 

Primary application of the Empírica! Dcsign Method is forrelativcly short wal!s spanning vertical! y, ami subjcct 
to vertic;tl londs only, such as those resulting from noor or roof renctions. Application becomes extremely 
limited whcn lateral londs nccd lo he considcrcd.J>c<:l\usc thc "cffcctivc" load ccccntricity is limitcd to h/6. 
\Va lis not fnlling in this cntcgory must be dcsignec nstomprcssion_mcmbcrs for axinlload and Ocxurc by thc 
provisions of Chaptcr 1 O ( 14.4). 

\Vhcn thc ccccntrici;y e ofthc "c!Tcctive"load docs not cxcccd h/6, tlu:dc.•ig.n is pcrformcd considcring 1'11 as a 

conccntric load. Thc factorcd axial load P11 must be lcss than thc design axial load strength clll'11 w computcd by 
Eq.(l4-l): 

,, 
Eq. (14-1) 

Thc single strcngth n¡ualÍ<lll fllr I!'Pnw considcrs both lo•td ccccntricity and slcndcrncss cffccts. Thc ccccntricity 
factnr 0.55 was original! y sdcctcu to givc strcngths comp;írablc with thosc givcn by Chaptcr 1 O for mcmbcrs 
with nxinl load applied atan eccentricity of h/6. Figure 23-3 shows typicalload-momcnt strength curves for 

8-: 10-. and 12-in. walb with f,~ = 4000 psi and fy = 60,000 psi.23.3 The curves yicld eccentricity factors (nttios 
l'r ~tn:n~tlt tllllh:r Ct.."l.:l"llll i~.: ltlading tu that uudcr concctHric luading) or0.562, 0.56X, nnd 0.56:1 ror thc X-, 10-, 
ami 12-in. walls with <: ~ hf(, and p = 0.0015. 
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Figure .?3-3 Typica! Load-Moment Strength CuNes tor 8-, 10-, and 12-in. Walls 

Use L'f Eq. ( 14-1) is furthcr limucd to thc following ucsign conditions: 

\\":.11 thic·kncss h must not he k" than 1/25 times the supportcd length or hcight, whichcver is shnrlcr; 
IHll kss than -1 in. ( l·!.:i.~.l ). E~tcrinr h:"<·mcnt wal!s-anu ronndation w;tils must be atlca.sl 7-112 in. thick 
(14.5.3.2). 
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The ratio of EI!E,;l~ is plotted as a fu.nction of ecccntricity elh for ~evcral values of Po, with thc rcinforccmcnt 
ratio p constan! at 0.0015. Note that Coc.Jc Eq. (10-13) ;¡ssun~<:s cito be indcpcnc.Jcnt or dh """ appcars t<> 

rercstimate wall stiffness for higher load cccentricity. For walls designed by Chapter 10 with slcnJc:rncss 
~valuation by 1 0.11, Eq. (1) is recommendcd in lieu of Godc Eq. (10-13) for determining wall stiffness. Ex
ample 23.1 illustrates application of~.l ~.using Eq. (1) for wall stiffness. 

~ . . 

0.4,--------------, 

------~·-=~:. 
0.3 lld'lll 0.4 --------

___ _.!.!,-=~~ 

~. = 0.8 ------
0.2 -

0.1 

Eq. (1) 

Eq.(I0-13) ------

0.0 '-'---'----'---'----'----' 
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 

e 
h 

Figure 23-2 Stiffness El of Walls 

.. ,;. 

Whcn wall slcndcrncss' cxcceds thc limit for ~pplic;¡tion of thc ;¡pproximate slcnderness evaluation method of 

10.11 ( k e 11 /h ¿ 30), a more dctailed cnluation of wall slcndcrucss effects is rcquircd, as dcfincd in 10.1 0.1. 11tc 
.'iil:mh.:r load-IH;aring concrete wall pam.:b.: c.:urrcntly U:icd in sume huilding systcms, cspcc . .'it~lly in tih-up w:lll 
constructiott, !"al\ in this high s!endcrncss calcgoi·y. '11tc mure <ktaibl ~lcndcrncss analysis shuuld accmml fur 
the influcncc of variable wall stiffness, thc cffccts of deflcctions on the momcnts and forces, and the elTects of 
load durallon. Such an ailalysis is prcscntcd in PCA dcsign aid ED074D 'JiiJ-up L.oad-Ueariug \Vcrlls.1.U lt 
pn:scnts lo;¡J capacitics of slender wall paneb (20:; klu /h:; 50) with thickncsscs varying from 5-l/2to 9-1/2 in. 
ami havin¡; sin¡;le or doub\c laycrs of rcinforccmcnt. Thc <ksign proccss involves the use of load cap;tcity 
t:oc1Tu;icnt tahic~. which are !->implc lo use. rct¡uiring only a miuimum amounl ur t.:t.llculatiuns. A dclaill!Ü t.lc
scriplton of how thc dcsign tables were dcvcloped is includcd ;"n the publication. Examplc 23.2 illustratcs 
application of ED074D. 

14.5 EMPIRICAL DESIGN METHOD 

Thc Empirical llcsi¡;n Mcthutl may ht: usctl 1'<11 <lcsi~n uf Jnad-hcarin¡; walls if thc rcsult;mt uf-¡¡11 applic;thk 
loads fa lis withmthc middlc one-third or thc.-wallthickncss (ecccntricity e:; li/6), and the thickncss is at le;tst thc 
minimum prescribcd in 14.5.3. Note lhat in addition to any eeccntric axialloads,thc effect of any lateralloads 
on thc watl must be includcd lo determine the "clfectivc" ecccntricity or thc resultan! lo;¡d. The mcthod ;t¡>plics 
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Shear forccs must be considcrcd in thc design of walls. Section 14.2.3 requires the design for shcar to be in 
accorcl:lllC~ with 11.1 O. !he ~p~cial ~hcar prnvision~ for walls. Thc rcqnired ihcar rcinforcemcnl rnay cxcccd !he 
minimlllll wall rcinron:rmcnt givcn in 14.3. 

The prcwisions of 15.R specific;llly addrcss force transfer betwcen a wall and footing, with 15.8.2.2 rcquiring a 
rninimnm amuunt of rcinforccmcnl, not less thatt·Jhc·minimum vertical rcinforcement given in 14.3.2, to be 
providcc! :1cross lill" interface bctwccn a wall ami·¡, supportitig looting. 

14.4 WALLS DESIGNED AS COMPRESSION MEMBERS 

\Vhere wa\1 geometry and loading conditions do not satisfy the limitations of 14.5 (usually where lateralloads 
ar~ prcscnl). walls must he dcsi¡:ncd as comprcssion mcmbcrs hy thc .<trcngth dcsign provisions in Chaptcr 1 O 
for ncxurc anU axial loads. rv1ininmlll rcinrorccmcnt rcquircmcuts of 14.3 npply to walls dcsigncd by strcngth 
design provisions of Chaptcr 10. Thc vertical wall reinforcement nced not be enclosed by lateral ties (as for 
columns) if thc conditions of 14.3.6 are satisficd. All other cede provisions for compression members apply to 

.)· 
walls dcsigncd by C\wptcr 1 O. -

/ls with columns, thc dcsi¡!ll of walls is usually dirficult without thc use of dcsign aids. Wall design is furthcr 
cnlllplic;uecl by thc f"c·tth:ll skmkllli'Ss is a cnnstdcration in practically all cases. Two mcthnds for slcndcrness 
~.·t,ll:-idl·ration ar~ :-;pl'rifit·d in thc. l"mlc. 1\ st·rnml-onlcr :mollysis, which tnkcs into account vnriahlc wall stiff .. 
ncss, as wel\ as thc cffccts of mcmber curvaturc and lateral drift, duration of the loads, shrinkage and creep, and 
intcratt ion with thc supportin~ foundation, is spccificd in 10.1 0.1. In lieu of that proccdurc, lhc approximate 
,·,·alu:uion of slcndcrm·ss dkcts prc"crihr.d in 10.11 may he uscd. 

lt is imponant lo note thal h¡s. (10-12) ami (10-13) for El in thc ;~pproximate slcndcrncss 111cthml wcrc not 
ori~·.inally dl~rivctl ror ll\elllht'IS with a single !ayer or n·iuCon:cmcnl. 

h>r mcnll>L"rs wilh a sin~lc !ayer uf rcinlún:cmL·nt, thc follnwin¡; cxprcssiun lür El has bccn su¡;gcstcd hy 
MncGrcnor:D.I 

~ 

1"',1,. ( e) El = --·· 0.5 - -
j\ h 

2: 0.1 (1) 

jl = O'J.t ( ll..~jl}) - l:! p 2: 1.0 

f'\ 11 = r:,ti11 nf dcad load In In! al load 

p = ral io of arca of vertical reinforccmcnt to gross concrete ~re~· 

Fr>r ACI :ll S-95, thc ddinition uf !he crccp cfktt factor 13". includcd with Eqs. ( 10-12) ami ( 10-13) for m, now 
depcnds on !he lalcral.•tiiTncss of thc .•trnclm~. Walls ha ve considerable stiffness in theirown planes. Addition
ally, they are conncctL·d by n roof nndlor noor slab. Thc stmcture which is created by these w~lls, therefore, is 

latcral\y stiff, i.e .. \:itera! sway is negligible. /lccordin-g to 10.0, 13~ for non-sway frames is the ratio of thc 

maximtom factored axial dcad load lo thc total faclorcd axial load. Forconsistcncy, the same.sustaincd load ratio 
sccms appropriatc fm thc IJ cxprcssions fnr wa\ls in Eq.-( 1 ). 

Fi¡:urc :?.3·:?. slmws lh<· l't>lllparison of lkxural sti!Tncss (El) hy Cmlc Eq. ( 10-13) :md Eq. ( 1) i11 tcnns nf F-clg. 
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Walls 

UPDATE FOR THE '95 CODE 

The code change affecting the design of'walls is due to the revisions in the slendemess provisions of 10.10 to 
1 0.13. Scction 14.4 makes refcrencc lo lhese revised scc1ions. 

GENERAL CONSIDERATIONS 
•· 

Seclion 14.2.2 allows lhe designer lwo options in designing walls: (1) walls may be designed as compression 
members using lhe slrength design provisions for flexure and axialloads of Chapter 10 (Fig. 23-1 (a)) or (2).lhey 
may be designed by the Empirical Design Method of 14.5 (Fig. 23-1 (b)). The provisions of 14.2 and 14.3 apply 
to walls tlcs•gncd by eilhcr melhod. No minimum wall lhickncsscs are prcscribed for walls dcsigncd as com-
pression members (14.4). • 

•' 
·r p u h • '{< 

Pu e<-
j 6 

h! 1 h! : 
sr-"1 sr:¡ ' 1 
! 1 ! 1 

1 1 ! 1 
1 1 

1 1 1 1 

1 1 i 1 

1 
1 

1 
1 

1 1 
1 i 1 

h h 

{a) Seclion 14.4 {b) Seclion 14.5 
• 

Figure 23-1 Design of Walls by AC(Code 

Note that thc Empirical Design Melhod applies lo load bearing walls, and only to walls of solid rectangular 
cross-ser.tion. Minimum thicknesses are prescribed for walls designed by this method (14.5.3): Load bearing 
walls of nonreclangular cross-seclion, such-os ribbed wall panels, mus1 be designed by lhc provisions in 14.4. 
Cantilcver rclaining :-"alls are dcsigncd by thc flexura! dcsign provisions of.Chaptcr 10 (scc 14.1.2). 

•. 
"· 
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CONSIDERACIONES GENERALES 

Esencialmente el diseño de columnas consiste en seleccionar una sección transversal 
y un refuerzo adecuado para que la columna sea capaz de soportar una combinación 
reauend:~ de la carga axial factorada Pu y un momento factorado tprimario) 1\:.,. adcmas 
d~ tomar en consideración la esbeltez de la columna (momentos secundarios). 

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

k l. 
r 

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

rotacton:~ies en los extremos de la columna, 

l .. es 1:~ longitud entre los apoyos de dicha columna, y, 
res el rad10 de g1ro de la sección transversal de la misma columna. 

['ara proposnos 'de diseño. el término columna corta. se:. utilizm·:p~ra designar una 
colum:;2 que t1enc una res1stenc1a igual a la calculada para su sección transversal, \ÍÍ 
crr.pi~::ndo ils fuerzas y momentos obtenidos de un análisis para la combmación de , . 
fic:o.ttlil \ carga axial. 

La columna esbelta se define como la columna cuya resistencia se reduce a causa de 
las dc:.ormaciones de segundo orden (momentos secundarios). 

O..!edtante estas defmiciones, puede considerarse que una columna con una relación 
de esbeltez dada. para un c1erto conjunto de restricciones, puede diseñarse como columna 
con~ .. ·'-'' .:omo columna larga para otro upo. 

~ !cdtante el uso de concretos y refuerzos con mayores resistencias. así como con los 
mctoú"' de dtseño mas prec1sos. es posible obtener secciones transversales de menor 
tamat.h•. dando por resultado elementos estructurales mas esbeltos. 

Por io tanto. en el diseño de columnas. una consideración de gran importancia, es la 
de contar con procedimientos de d1seño confiables y racionales para tomar en cuenta la 
cshclt~/ J~ estos elementos estructurales. 

3 
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Ejemplo de aplicación del diseño de elementos conos sujetos a flexo
compresión, en los cuales no es necesario tomar en consideración los 
efectos de esbeltez. 

Diseñese una columna rectangular armada con estribos. Definase el refuerzo 
venicai para una carga muerta de 160 ton y una carga viva de 11 O ton. Los momentos de 
carga muerta y viva aplicados en el extremo superior de la columna tienen un valor de 
13.00 y l 0.00 ton-m, respectivamente, respecto al eje fuerte. Supóngase que los 
momentos en el extremo inferior son la mitad de los aplicados en el extremo superior. 
Respecto del eje debillos momentos son insignificantes. 

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

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

refuerzo. con f. = 4, 000 kglcm 2
• El marco del cual forma parte la columna se encuentra 

attesado (no experimenta ladeo). 

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

l. Las cargas para diseño valen: 

P,, = 1.4 (160 .,.¡¡O)= 378.00 ton 

M .. = 1.4(13.00+ 10.00) = 3:1..2 ton-m 
R.C.D.F. Art. 194 

2. Esbdtez de la columna. Secc1ón de la misma 

Verifiquese la esbeltez de la columna. Supóngase una columna con dimensiones de 
35 por 60 cm. 

La sección 1.3.2.b) de las NTC, establece que en miembros con extremos 
restnng1dos lateralmente t que no experimentan ladeo), pueden despreciarse los efectos 
de esbeltez cuando la reiac1on entre la longltud efecttva y el radio de giro r de la sección 

. d -..¡!,(M,)\ . . co11>10cra a. sea menor que _, - -l- . El coc1ente es negativo cuando el elemento 
M, 

se flex1ona en curvatura doble y posiuvo cuando lo hace en curvatura sencilla. M es el 
lf)U/" ,- , ~ y , ,. 1 

~ de los momentos y M, es el _. de los que actúan en los extremos de la 
co!umnJ. 

El concepto de los efectos de esbeltez se tratará con mayor amplitud más adelante, 
en una sesión espec1al sobre el tema 



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

(ACl 10.12.1) 

r = 0.30(35) =1 0.5 cm 

k!. = 1.0(:!30) = 21.90 
r 10.5 

Con momentos respecto al eje débil insignificantes. supóngase M, 1 llf: = 1.0 
Para considerar. la esbeltez: 

k/ . 
-· < 34 -12(1.0) = 2:! en curvatura sencilla 
r 

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

b. Esbeltez respecto al eje fuerte (60 cm) 

·' 
k= 1.0 
r = 0.30(60) =18 
A1

1
1M

2 
=- 0.5 ,.,.. 

ki .. = l.O(:!JO) ~ 12. 7s .~, 3~~~;( -o.s) = 40 
r 18 

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

3. Cáiculo del acero de refuerzo 

a. Porcentaje de refuerzo mínimo y máximo 

[n la sccc1ón 4.2: de las NTC para concreto. se establece que el porcentaje de 
refuerzo no debe ser menor a 20/ f. m mayor al 6 por ciento. El número mínimo de 
,·arillas es de 6 en columnas circulares y de 4 en columnas cuadradas o 
rectangulares. 

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

Para el diseño se utiliza. 

r: = 0.8[, Ec. 1.7 de la sección 1.4.l.b de las NTC 
Para usos estructurales. el concreto clase 1 deberá tener una resistencia mínima: 

f. = 250 kglcm' sección 1.4.1.b de las NTC 

¡ .. 
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El módulo de elasticidad del concreto clase 1, se estipula i_gual a 

14, oooJl (1.4.l.d de las NTC), en tanto que el módulo de elasticidad del acero es 

casi siempre igual a: 
E, = 2, 000,000 kg !cm' 

Se emplea la resistencia del acero en su punto de fluencia: 
f. = 4.000 kglcm' (Sección 1.4.2 de las 1'\TCJ 

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

la resistencia que se deben emplear, son: 

• Para flexión: F. = 0.9 

• Para cortante y torsión: F. = 0.8 

Para flexocompresión, el factor de reducción de la resistencia vale 0.8, si el 
núcleo esta confinado por un zuncho, y 0.7 si se colocan estribos y 1:! falla de la 
coiumna es en compresión. 

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

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

a. Cálculo del pani.metro d!h. Para el peralte de 60 cm. 

d = peralte total - recubrimiento libre - el diametro del estribo - 'h del 
diametro de la varilla = 60- 1.5- 0.95- 1.59 = 55.96 cm 

El cociente d!h = 55.96/60 = 0.93. Se utiliza el diagrama de mtcracción para 
d lh = 0.9:> 

5. Dia~rama de mteracción 

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

M,. 
R= -

F,,hh'f. 

exprco10ncs en las cuales b y h son los lados menor y mayor de la columna; para 
columnas con refuerzo transversal de estribos, el factor de reducción F

11 
= 0.7; y 

f.- = 0.85(0.8)/, = 0.85(0.8) 300 = 204 kglcm 2 



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

encuentra q = 0.71. 
Ahora, 

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

Reemplazando: si q = p ~~ = 0.71 ¡; 

entonces: 
204 . 

p = 0.71-- = 0.0362 = 3.62% 
4,000 

Lo anterior significa que el área de acero necesana es el 3 .6~% del area del 
concreto: 

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

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

Otro procedimiento para hacer uso del diagrama de· interacción .. es el de calcular. el 
parametro clh, donde c. es la excentricidad de la aplicación de la carga, la cual se obtié~e. 

dl\ld1cndo el momento M, entre la carga axial P,. En efecto: 

;_=M'= 34.2(10)
5 

=0. 142 
h P,h 378(1 0)360 

En la intersección de _: = 0.14 con K = 1.26, se lee nuevamente q = O. 71, y 
h 

descendiendo hasta la abc1sa R se encuentra el valor 0.18 de ésta, obteniendose los 
m1smo ,·alares que ya se habían determinado previamente. Con este valor de R, puede 
calcularse M,, y compararlo con el propuesto para el diseño. En caso de que este valor 
calculado sea mayor que el momento úlumo de diseño. se verifica que el area de acero 
calculada resulta correcta. De otra forma. habra que incrementar la cantidad de acero o 
el 1~111a1io de la secc1ón de concreto. y efectuar una nueva secuencia de diseño con los 
nuc\ os valores. 

6. Porcentaje de refuerzo 

El porcentaje efectivo de acero suministrado, vale: 

A, 79.4 3 79° 6 p = bh = 
35

(
6

0) . Vo > 3. 2% requerido 

a. Refuerzo maximo y mimmo 

11 
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El porcentaje mínimo admisible de refuerzo es: 

P = 
20 

= ~ = 0.005 = 0.5% < 3.6::!% :. correcto 
m,. j, 4,000 

[stc último porcentaje resulta un tanto alto para los porcentajes de rcfu~:zo que 
usualmente se utilizan en la práctica, pero aún así es menor al máximo pcrn11Siblc del 
6%. El número de 1 O varillas colocadas es, por ~upuesto, mayor al mínimo de ~ 

necesarias en una sección transversal cuadrada o rectangular. 

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

Por otro lado, de conformidad con la zona donde se ubica la interseccion de ;.: con 
los dcmas parámetros calculados, incluyendo R, es factible percatarse de que la falla de 
la columna tendría lugar en la zona de compresión, por lo cual, el valor de 0.7 adoptado 
para el factor de reducción F., es correcto. 

7. Refuerzo transvcral 

a Separación de los estribos 
La sección 4.2.3. de las N.T.C. señala que la separación de los estribos no será 

mayor a: 

• 

• 
• 

~ veces el diámetro de la varilla longitudinal: 
-./f. 

48 veces el diámetro de la varilla del estribo; ni 
la mitad de la menor dimensión de la columna 

Efectuando operaciones· 

850 
=13.44;x3.81cm=51.21cm; 

.J4.000 
48 (0.95) = 45.60 cm; 

0.5(35) = 17.5 cm ~ 

Deberá entonces colocarse estribos del #3 @ 17 .S cm de separación 

b. Separación en la zona de las juntas 
La separación máxtma se debe reducir a la mitad de la antes indicada, en una 

lonb!llttd no menor que la dtmensión transversal máxima de columna. l/6 de la altura 
libre de esta, ni que 60 cm, arriba y debajo de cada unión con trabes y losas, medida a 
parttr del respectivo plano de intersección. En este caso: 



• La mayor longitud tranSversal de la columna es de 60 cm 
• J/6 de la altura libre = 38 cm 

• 60 cm 

Por consiguiente, la dimensión que rige es la de 60 cm 

c. Detalle de la colocación de Jos estribos 
Los estribos deben disponerse de tal manera que cada varilla longitudinal de 

esq uma ~ una de cada dos consecuúvas de la periferia tengan un soponc lateral 
sumimstrado por el doblez de un estribo con un ángulo interno no mayor de 135 grados. 
Además. ninguna varilla sin sopone lateral debe distar más de 15 cm de una \"arilla 
soponada lateralmente. 

-.-.·.-.-.-.-.-

l. .35 ------1' 1 

T 
1 
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X X 

Consecut1ve crossties 

engaging the same 

longitudmal bar shall have 

th.e1r 90-deg hool<s on 

opposite sides.of column 

6 d extension 
b 

¡. X 

Note X shall not exceed 14 1nches. 

n = max1mum value of X on al\ column faces. 

,¡ 

New Fig. R21.4.4 -- Example of transverse reinforcement in columns 

X 

X 

S-89 



-.. -
1 p 1 

.J ·-

,_ = 12' e u 

~ 

. .(;o e 
-1 

¡_ 
u 

1 

1 
tD 
1 ·e 

( b ) 1 

= 1 r 
¡ il 

1 

' 

pi\ _ _L 

(e) 

LONGITUD EFEC71VA te (TRASLACIO~ LATERAL P[RMITIDA) 

., 

. ' 

., 

19 



p 1' p 
1 e 

1 
e 

1 e .. • ~ • • ~ ~-----.-
tu/4f 1 

1 
1 pi pi ' 

1 

·-- ( /2=t 
1 

u e t .. ¡ [ /2 

e T '·" " " ¡'· 

~ t 1 

'1 a pi u 
1 u 

_l pi 1 

i ' 
---1 .. 

• 1 

1 p 
1 p IP 

e e e 

(a; ( b) (e) 

LOI;G;:uu ::r::c-:-;v~ ~ (TR!\SLAClDr: LJ-TERAL H1PEDIOA) 
e 

20 



l .. 

... .. 

.1. > .1. 
. e " 

~~ .. 
1 

lp 
e 

1 

.1.· . u 

_j 

, A"'"oR;..: PERmTIDA C"' • ,.. .... ~ .... • ... -ji\,,;.,.~ ........ 6 Vo 

··r 

) 

'¡ .. 
1 .. 

.. :\ 
·' 

21 



22 

En resumen. se tiene que: 

a 1 En las columnas que están contraventeadas (sin ladeo), la longitud efectiva 1, se 

1 
encuentra entre -"- y 1., donde 1, es la longitud no soponada entre los apoyos ., 
de la columna; 

bi En las columnas que no están contraventeadas, la longitud efectiva 1, es siempre 

mayor que la longitud real de la columna 1,, y puede resultar 21,. o mas. En tal 
caso. un valor de k menor que 1.2 no se considera razonable 

e 1 El uso de los nomo gramas anexos, pennite una detenninación gráfica ·ddos 
factores de longitud efectiva para los marcos atiesados (sin ladeo). o no atiesados 
\con ladeo), respectivamente 

d 1 Si ambos extremos están empotrados o casi, entonces 'l' =O, y k= 0.5. 

el S1 ambos extremos de una columna no atiesada (con ladeo) tiene una mínima 
ng1dez a la rotac1ón. o se aproxima a 'l' ="".entonces k= <Xl. 

r, S: ~mbos extremos se aproximan al empotramiento perfecto. entonces 'l' =O. y 
k= l. 

'. 

.. 
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Longitudes etee!lvcs de 
cclumnas idaciizadas 
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; (Wedla onda --r oenoldal) 
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,¡. ( Wedla onda 
..E senoldal) 

{e) n = 1, kl = 1 (b) n = :l.. kl = ~~ 

(e) n = , , kl = 

Warcas ccntraventeadoa r:ontra al lod•o 

""T 
~ (Wedla onda 
~•noldal) 

~ (Wedlo ando 

1 
.. noldal) 
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(d) n = ~ . kl = 2.1 

Worecs eon libertad poro experimentar ladeo 
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IJlA k tPe tPA k IJls 
ce __.,:ce .... CD --- 200 50.0 1.0 

100.0 """" 10.0 100.0 
10.0 10.0 50.0 _f_ 5.0 

50.0 
5.0 5.0 30.0- 30.0 
3.0 0.9 3.0 20.0 '1.0 zo.o 

2.0 2.0 
10.0 3.0 1o.g 9.0 S. o.e B.O c. o 

1.0 10 7 •. 0 7.0 
0.9 0.9 6.0 6.0 
O.B o. e 

5.0 0.7 0.7 ~.0 

0.6 0.7 0.6 '1.0 2.0 '1.0 
0.5 0.5 ·(i 

J.O 3.'0 
0.4 0.'1 

.J. 
0.3 2.0 2.0 

1.!> 
0.6 

0.2 0.2 

1.0 1.0 
0.1 0.1 

o 0.5 o o 1.0 o 

. ' 'f = cociente de l:(I /U Of- los columnas, entre L:O 1 U de los miembros de flex1on 
que llegan o un extremo de uno columna, en el piona cons•derodo 

H' = k H 

A y B son los ex Iremos o e lo col u m no 

íL ... 
Fig l.l.Nomogromos poro determmo~ longitudes efectivos 

1 
H' 

1 

ce m1emoros o i lexocompresión 

( o111 cr) 
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EFECTOS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS, DE CONFORMIDAD COJ'i EL 
CAPÍTULO 10 DE AC1318-99 

10.1 O. Efectos de esbeltez·en los elementos a compresión 
En 1995. el reglamento se modificó para especific:¡r que en lo sucesivo los eicctos de 
esbeltcz·sc tomen en consideración por medio de un análisis de :!o. orden ( 10.1 0.11. Si se 
toma en cuenta que los procedimientos de computación y muchos programas existentes 
son ::thora capaces de realizar análisis de 2o: orden, se justifica esta disposici01~ del ACl 
318-9~. la cual continua vigente en 1999. 

Como una alternativa a lo establecido en 10.10.1, tal v como ha ocurrido en versiones 
previas del reglamento, se permiten, en 10.12 y 10.13. los métodos aprox1mados que 
detcnmnan un momento de diseño amplificado mediante un factor o. para tomar en 
cuenta la esbeltez del elemento en consideración. 

En b presente revisión del reglamento, se establece en forma mas explicita que en las 
vcrsi0ncs anteriores. la diferencia entre los marcos no contraventeados. (que ahora se les 
llama .. con ladeo"). de los contraventeados, (que ahora se les llama ""sm. bde,,""). En 
ambos casos se especifican limites para los efectos de esbeltez. 

Se establecen limites inferiores para la esbeltez, abajo de los cuales pueden despreciarse· 
lo, momentos de segundo orden y sólo deberán considerarse las cargas axiales y los 
momentos de pnmer. orden para el diseño como columnas "cortas." 

Cuando se uencn relaciones de esbeltez moderadas. es permisible la dctcrmmJ.ción de los 
momentos J.mplificados med1ante los procedimientos aproximados que se: mencionan en 
1 O. i: \ 1 O ! :i. 

En las columnas con relaciones de esbeltez altas, se requiere un análisis de segundo orden 
que resulte mas preciso (secCión 1 0.11.5) y que tome en cuenta la nolinearidad del 
matcnal v el agnetamtemo. los efectos de la curvatura del elemento. la distorsión lateral 
¡Jn/1 !. !J úuracion de las cargas. la contracción y la fluencia (flujo plitstico). asi como la 
intcraccl<'" con ia cimentaciÓn Los limites que se establecen en 10.12.2 y 10.13.2 para 
marc"'· s111 ladeo: con ladeo. respecuvamentc. se resumen a conunuacion: 

:-larco con ladeo Marco sin ladeo 
1 >111 contra ventear) ( contraventcado) 

SI kl,,tr < :: Se desprecta la 
klu/r $ 34-12(.M1 1M

2
) esbeltez 

SI 
=:> 

e 

S: ::::: S k( 1 r .$ ) 00 Metodos si 100 2: kJ.Ir > 34-l:;(M,I M2 ) 
aproximados =:> e 

SI kl,lr > 100 =:> Anális1s P- t. SI kl.fr > 100 

e 



Donde: 
,\•!: y M: son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos f;¡:torados 

en los extremos de la columna. M1 es positivo si el elemento se flcxion;¡ en cur,·atur:l 
scncili~ ' nc~ativo si lo hace en curvatura doble; en tanto que M2 siempre scr:i postllvo. 

k. es- el factor que determina la longitud efectiva del elemento en llcxo
comprcslon. El factor k se determina de conformidad con 1 0.12. calculando las 
expresiones que se presentan en R10.12, o por medio de los nomogramas de Jackson y 
tvlorel;¡nd. que pcm1iten calcular dicho valor de k, para columnas de sección constante en 
un marco 

. es el radio de giro de la sección del elemento en flexo-compresión 
es la longitud fuera de los apoyos. del elemento en flexo-compresión 

10.10. i Ex~epto con lo permitido en 10.10.2, el diseño de los elementos a compresión,:,¡ 
bs ,-~~~s Jc restricción y otros elementos de apoyo. se basar:i en las fuerzas y momento~¡. 
íactor;¡dos a pamr de un análisis de segundo orden. considerando la no linearidad ,. el: 

. • l{ 

agnetam1ento del material, así como los efectos de la curvatura del elemento y la 
dtstorsión lateral .(dri{l), la duración de las cargas. contracc_ión, ): .. fl\ljo pl:istico. y la 
lnter;¡:ciol: con la- Cimentación. Las dimensiones de la sección transversal d~ cada 
elemento que se use en el. an:ilists estariln dentro del 1 O porciento de las dimensiones d~ 
lo> eicmcmos mostrados en los planos de diseño. o deberá repetirse el análisis· 
proron1cnJosc nucYas secciones de los elementos. 

Comcntano· Las disposiciones de la sección 10.10.1 para los efectos de esbeltez en los 
eiememos a compresión se re\'tsaron en 1995, para reconocer el uso de' los análisis de 
segundu orden y para meJOrar la dtstmción entre los marcos con ladeo y sin ladeo. 

Se aclara el uso de los marcos no contraventeados que experimentan ladeo y los marcos 
contr;wcntcados que no experimentan ladeo. 

10.11. 1\lomcntos amplificados 
10.11 1 Las cJrgas ax1ales factoradJs P •. los momentos factorados M 1 y M¡ en los 
extrem<'- de las columnJs y cuando se requieran. las dcflexiones laterales relativas 6.. en 
el cn1rqmo. se cJ1cu1aran utilizando un an:ilisis elástico de primer orden donde las 
proplc<üJ.:s de b secc10nes se determinan tomando en cuenta la influencia de las cargas 
JXIJic;. ¡;¡ prescncta de las reg1ones agnetadas a lo largo del miembro. asi como los 
cicctos de· iJ durac1ón de lJs cargas. En forma alternativa se permitirá el uso de las 
Slgutcm~s prop1edades para los elementos de la estructura: 

,1 

. ·~ 
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a) El módulo de de la secc10n 8.5 .1 : para 
elasticidad concreto de peso normal 

E, =15000Ji 
b) Momentos ~e merc1a: 

Vigas 0.35 lg 
Columnas 0.70 lg 

Muros - sin agrietar u.70 lg 
agnetados 0.35 lg 

Placas y losas planas 0.25 lg 
e) Area 1.0 Ag 

Lo> momentos de inercia se dividir:in por (1 + ~d), donde ~d: 

a) Para marcos sin ladeo: 

p = carga sostenida axial máxima factorada 

carga axial máxima factorada 
b) Pnr;:~ marcos con ladeo. excepto a lo requerido en e): 

p = cortante sostenido máximo factorado en un cntrepis0 

'' cortante máximo factorado en ese entrepiso 

e 1 en b ,·erificación de la estabilidad de marcos con ladeo llevado a cah0 de confom1idad 
con 10 13.6: 

f3, = carga sostenida axial máxima factorada 

'" carga ax1al máxima factorada 

1 0.11..1 Los marcos sin y con ladeo 
· En bs estructuras rcaies no existen las condic1ones perfectas "con lade0 .. 0 "sin ladeo." 

S1 mcd1antc una mspeccion no es posible determinar con precisión si el marco está o no 
com:·a,·clltcado. las sccc1oncs 10.11.4.1 ) 10.11.4.:2 proporcionan dos formas para 
dctcnmnar la cond1c1ón del marco. De conformidad con 10.1 1.4.1, una columna que 
forn1J parte del marco se constdera contraventeada (sin ladeo). si los momentos en los 
c:-.trcmos de ella. debidos a ios efectos de segundo orden, no sobrepasan el 5 por ciento 
de lu, cMrespondientes momentos de pnmer orden. De acuerdo con l 0.1 1.4.2, se puede 
supun~r que un cntreptso del marco no expenmenta ladeo. si: 

en la que: 
Q = 

= 
= 

'i'J't; 
Q = - '" " !> 0.05 

VI . ' · Ec. (10-7) 

ind1ce de estabilidad en un entrepiso 
carga venical factorada total en el entrepiso 
cortante total en el entrepiso 

; :-



t:,., = deflexión relativa de primer orden entre los extremos supenor e 
inferior del entrepiso. debida a V u 

1 = longitud de la columna, medida centro a centro entre las juntas del 
' 

marco 

10.1 :.:.'En los marcos sin ladeo se permitirá despreciar los efectos de csbcltc~ )"l:Jr:J los 
eiemcnlo> en compresión que s:~tisfag:m: · 

k' __:,c.:s;34-12(MJM2 ) Ec. (10-8) 
r 

donde el término [34- 12(MJ M2 )] no se tomará mayor a 40. El tem1ino 1\t,!M: es 
posai"o si la columna se flexiona en curvatura sencilla, y negativo si se flexion:~ en 
cur\'atur:~ doble. 

1 O. 1 :.3·. Los elementos en compresión se diseñarán para la carga axial factor:~d:~ P u y el 
momento M, ampliiicado por los efectos de la curvatura, como sigue: 

en la que: 

El se lomara igual a: 

M,= ó05 M2 Ec. (1 0-9) 

• Cm o05 ; P ~1.0 
, ___ u_ 

O. 75P, 

p =;:lE~ 
, (k!. r 

El, (O.~E,l¡ + E5lsc) 

1 + ~-
ó El; 0.4 E,l& 

1 +~d 

Ec. (10-10);. 

Ec. (1 0-1 1) 

Ec. (10-12) 

Ec. (10-13) 

... 

10.1: 3 
como 

En los elementos sin cargas transversales entre los apoyos. Cm se tomará 

Ec. (10-14) 

donde ;\l,/;\1: es pos111vo si la columna se flexiona en curvatura sencilla. En los 
miembros con c:~rgas transversales entre los apoyos. Cm se tomará igual a 1.0. 

10. ::.3.:::. El momento factorado M: de la ec. (10-9) no se tomará menor a 

M, •.•. = ~(0.6+0.012h) Ec. (10-15) 

.. 
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separadamente alrededor de cada uno de los ejes. donde 0.6 y h est:in en centímetros. En 
los ckmentos en los que M2.m•• excede Mi. el valor de Cm de la ec. ( 1 0-14) se tomara. ya 
sea. igual a 1.0. o se basará en el cociente de los momentos calculados 1\1, y M,. 

10.13 .. .Xmplificación de momentos- marcos con ladeo 
El dtscilo por esbeltez de los elementos con ladeo se revisó en el Reglamento de l 005. El 
procc~o.~tm1cnto rcvisJ.do consiste de tres pasos: 

l) Se calculan los momentos amplificados ó,M,. Esto ·puede llevarse a cabo de tres 
maneras diferentes: 
Primcrl1. se podra utilizar un análisis elástico de segundo orden del marco ( 1 0.13.4.1 ). 
Segundo. podr:i. utilizarse una aproximación de dicho amilisis ( 1 0.13 .4.::!). 
Lo tcJccr;¡ alternativa es la de utilizar el amplificador de ladeo 1\, ck las ediciones 
amenore> Lid reglamento ( 1 0.3.4.3 ). 

:!) Los momentos amplificados de ladeo ó,M, se suman al momento no amplificado sin 
ladeo i\ !,, en cada extremo de cada una de las columnas (1 0.13.3 ). Los momcmos sin 
ladeo se podran calcular utilizando un anahsis elastico de primer orden. 

l 0.1:.: En los elementos a compresión no contraventeados contra el ladeo. el factor k 
de loto~ttud efectiva se determinara utilizando E e 1 de conformidad con 10.11.1 y sera 
ma' or qu~ l. O. 

1 O. i: .: En los elementos a compresión que no estén contra venteados contra ladeo. los 
eiecw' d·c la esbeltez se dcsprectarim si kl"/r es menor que 22. 

10.1 :;.:: Los momentos l\1 1 y M, en los extremos del elemento en compresión se tomarán 
como 

M, =M, ns- ó,M,, 
i\.1: = M~ Ll)-- O~M2~ 

Ec. ( 1 0-16) 
Ee. (10-17) 

donde. ,i,\1,,) ú,M~, se calcularan de confornudad con 10.13.4. 

lO. i:; ~ Los momentos de ladeo amplificados ó,M, se tomarán como los momentos en 
los e~tr~mos de la columm. calculados utilizando un análisis elástico de segundo orden. 
basaJ" en la ngidcz del m1cmbro dada en 10.1 1.1. 

10.1 ~-l.:.. En forma alternauva se permitirá calcular ó,M, como: 
- M, 
o~M, = --2: M 

J-Q S 
Ec. (10-18) 

Si o, calculado de esta manera excede 1.5, ó,M, se calculara utilizando 10.13.4.1 o. ·' · ·· 
1 O. i ~ ~-~ 



~ 1 .. 

10.13.4.3. Alternativamente se permitir.i calcular los momentos amplificados de ladc0 

o5 M5 como: 
M, 

6,M, = "P 2: M, 
1- ..... u 

0.75l:P, 

Ec. (10-19) 

donde ~p u es la· suma de todas las cargas verticales en el entrepiso y :EP < es la suma de 
toda' i:ls cart:!as de las columnas que resisten ladeo en el entrepiso. P, s~ calcula 
utiltzando la ;cuación (1 0-11 ). donde k se obtiene con 10.13.1 y El de la ecuación (1 0-

12) 0 la ( 10-13). 

10.13.5. Si en un elemento a compresión: 

-1 35 
;>/lC 

vrt 
Ec. (10-20) 

el momento máximo ocurrirá entre los extremos de las columnas ,. en ese caso. M~ se 
dcber;i amplificar mediante el amplificador para marcos sin ladeo; de la ecuación ( 10-1 0). 
de b s1gwcnt~~manero.: . -·· 

.. ( e 
M =o M.='¡ "' • '" - p 

1- " 
' 0.75~ 

Ec. ( 1 0-9) 

·Entonces.· la columna se dtseñani para la carga axial factorada P u y el momento Mr 
caicub<.i0 utiltzando 10.1~.3. en que M 1 y M: se calculan de conformidad con 10.13.3. 
P" cc1mo s·~ dcftnc para la combtnación de carga en consideración. y k conw se define en 
10.1:.! 

Se constderar;i la reststencia y la estabilidad de la estructura en conjunto. ante cargas 
¡;ra,·ttacionales. como st¡;ue: 

1 0.13.6. En adiciona los casos de carga que comprenden cargas latcralc,. se considerará 
la reststcncta : la estabilidad de la estructura en conJUnto bajo cargas gravitacionalcs 
factoradas 

a 1 Cuando ii,l\1, se calcula a panir de 1 0.13.4.1. el cociente de las deflexiones 
later~les de segundo orden por las deflexiones laterales de primer orden. con 1.4 veces la 
carga muerta y 1.7 veces la carga viva, más la car~a lateral aplicada a la estructura, no 
exccdcra de ~.5. 
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b) Cuando ó,M, se calcula a panir de 1 0.13.4.:2. el valor de Q calculado utiliund0 
~p u con 1.4 veces la carga muerta más 1.7 veces la carga \'i\'a, no exccder.i de 0.60. 

e) Cuando ó,M, se calcula a partir de 10.13.4.3. ó, calculado utiliundo ~P. y 
~p, correspondiente a las cargas factoradas muerta y viva, ser:i. positi\'a y no cxceder.i de 

En los casos a). b). y e). Jld se tomará como el cociente de la carga axial maxima 
factorada sostenida. por la carga axial máxima factorada. 

10.1:0.7. En los marcos con ladeo. los elementos a flexión se diseñaran para los momentos 
totales amplificados en la junta. en los extremos de los elementos a compresión. 
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Figure 13·14 Design Strength lnteraction Diagram tor Co/umn A3 

13·23 

33 



34 

Example 13.1 (cont'd) Calculatlona and Dlacuaalon 

Code 
Reference 

Similarly. for coluiiUI C3, use 24-419 (p1 = 4.2'1>; see Fig. 13-15). 
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Figure 13-15 Design Strength tmeraction Diagram for Column C3 
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Example 13.1 (cont'd) 
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Figure 13·16 Design Strength lnteractioo Disgram tor Co/umn A3 (including msgnified mornenl) 
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Ejemplo 13 .l - Efectos de esbeltez para columnas en un marco sin ladeo 

(Contra venteado). 
I?iséñense las columnas A3 y C3 del primer entrepiso del edificio 

para oficinas con 1 O entrepisos, que se muestra abajo. La altura libre de 
· primer entrepiso es de 6.50 m, y de 3.45 m para los otros entrepisos. 

Supóngase que los efectos de las cargas laterales en el edificio son causadas 
por el viento actuando en la dirección N-S. Otros datos necesarios para el 
edificio son los siguientes: 

Propiedad de los materiales: 

Concreto: f = 350 kg/cm2 

Refuerzo: f. = 4,200 kg/cm2 

Vigas: 60 x 50 cm 

Columnas exteriores: 50 x 50 cm 
Col u m nas interiores: 60 x 60 cm 
Muros de conante: 30 cm 

Peso de los largueros de piso: 
Carga muena sobrepuesta: 
Carga viva: 

420 kg/cm2 

156 kg/cm2 

244 kg/cm 2 

. : ~ 

ton-m' . ~ "' '; ___ ·:~.¡,.;; .... 
. ..... 

2. Determínese si el marco es con o sin ladeo Secc. 1 0.11.4.2 
Los resultados de un análisis elástico de primer orden utilizando las 

propiedades de la secc1ón 1 0.1.1, se resumen en la tabla que sigue: 
.·' 

3-7' 
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Nivel de .. 1 
.. ;.,.. t 

El índice de estabilidad Q = "i.PJl., n-:1. para cada entrepiso es menor 

que 0.05. Por consiguiente, toda la estructura se puede considerar e;omo de 
no ladeo (contraventeada). 

:3. Ek:ción preliminar del refuerzo de la columna 
Para columnas con anillos, excluyendo efectos de esbeltez: 

tbP.,,," = 0.80Ql[0.85/.(A, -A.,)+4,200A.,] Ec (10-.::!) 

Para la columna A-3: 

498 = 0.80(0.70)[ 0.85(350)(50'- A.,)+ 4,200A.,) . 
. ' 1 4 ~- .,9 -oe cono~: ... =.) 1 ·- cm-

Utilicense 8 varillas del #8 (A,,=40.56 cm'; P, = 1.6%) 

Ltilicc:s(: PCACOL para determinar la capacidad nominal de la columna A3 
con: 

P" = 498 ton. 
De IJ íigura 13.14: 

f/J Af .. = 24.981on-m > 16.08 CORRECTO 

En iorma similar, de la figura 13.15, para la columna C3 utilice 24 vars. del 
#9: .·1. = 153.87 cm= 

153.87 
P, = 60xGO = 0.0427 = 4.3% 



4. Columna C3 - Diseño final, que incluye los efectos de esbeltez. 
Detenninese si debieran considerarse los efectos de esbeltez. Utilícese un 
factor de longitud efectiva k= 1.0 

k/, = i.0(650) = 36.11 1 0.1 2.1 
r 0.3(60) 

Puesto que la columna se flexiona en doble curvatura: 

:;..; - 12 (!:!..L 'J = 34 -12( -O.S
6 'J = 40.1 > 36.1 

M2 1.69 

1\o requieren considerarse los efectos de esbeltez para la columna C3 puesto 

que k.' .'r <34-I::~( M,) 10.12.2 
.. \.M, 

]\;o tese que de conformidad con la disposición de 10.12.:: de ACI 

31 S-99. 34- 12l' ,\.!,) no debe tomarse mayor a 40. 
Al. 

En este caso no es necesario calcular un valor más preciso de k,w;ya 
que !:1 columna no es esbelta para k = 1.0. Las :14 vars. del #Q resul'tan 
ade:uadas. 

5. Columna· A3- Diseño final, incluyendo efectos de esbeltez 
::! ) Determínese si es necesario considerar los efectos de esbeltez 

Determínese k del nomo grama en R.l 0.1:1 

1 . = 0.7( SO' l = 364,583 cm' 
'" \ 1:1 ) 

E.= 15,100~/ = :18:2,589 kglcm' 

Par:1 b columna en la planta baja. de 6.75 m= 675 cm 
E 1 :s:.589064.583l 

15
, 

0
, = = J x 1 k" -cm 

675 " 

Par:1 ia columna en el segundo entrepiso, de 3.96 m= 396 cm 
E 1 = :s::. 589 r364. 583 l _ 260 x 10, k<'-cm 
1 396 ,.. 

1 
_ 0.35(60x50') _ ..,.: , 

.. , .. -
12 

--18,750cm 

Para la viga de 8.53 m 

10.11.1 

39 
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EJ = 282.589(218. 750) _ 72 x 10'kg-cm 
1 853 

w __ L,EJII, __ (153+260)10' 
T "' l 5.7 

A ,t_.E,l /1 72.r10 

Supóngase que 'f/
11 

= 1.0 (columna esencialmente empotrad:~ en la 

base '1. 

Del nomograma en Rl0.!0.12.1 (a): k= 0.84. 

Por consiguiente, para la columna A3 flexionada en doble curvatura: 

kl .. =36<34-12(~)=28 
r 16.08 

k/., =36<34-12(-
8
·
21

)=40 
r 16.08 

para ia columna A3 flexionada en cuvatura sencilla: 

kl., =36 > 34-12(~)=28 
r 16.04 

;"\io es necesario considerar la esbeltez de la columna A3, si se 
flexionJ en doble curvatura, la cual es la condición más común para las 
construcciones de concreto vaciado en sitio. Si_ embargo, con objeto de 
ilustr:~r el procedimiento de diseño, incluidos los efectos de esbeltez en las 
columnas sin ladeo, supóngase una curvatura sencilla. 

b. Determínese el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) y la 
comb1nJción de cargas para el diseño. 

donde:. 
M =o M. ' ... . 

c ... o ... = p ~LO 
1- .. 

0.75P • 

C = 0.6..,. OA ( M, ) 2! 0.4 •. M 
l 

= 0.6+0.4( 
8
•
21 

)=0.8 
16.08 

Ec ( 1 0-9) 

Ec (10-10) 

Ec (10-14) 



p = r.' El Ec ( 1 0-11 ) 
' (klj 

El= 02E), +E)., Ec ( 1 0-1::!) 

1 + /3" 
E, =15,100jl =15,100.J350=282,589kg/cm' Sec:::. S.51 

50' . 
1, =- = 520,833 kglcm· 

12 

E,= 2xl06 kg/cm2 Secc. 8.5.2 

En IJ c'nrcsmn ::mtenor. el diiJmetro de la varilla dc:\#7 dividido por 2 • 1.1lcm; el dioimetro del estribo del lit-"" 1.91 cm.~ 

el recubnmiento de: 1 s· .. 3.81 cm 

f3 = !.4 P¡, -o 87 . 
J - • -
. 1.4 P¡, + 1.7 F¡_ 

.: ' .. 

El
- 0.:2(28:2.589)520.833+2(10

6
)10.043 _., 7"(10)10 k ' - - ~. - g-cm 

1 + 0.82 

De la Ec (10.-13): 

El= 0.4El, = 0.4(282.589)520.833 3_23 (10'") 

i- fJ., 1.82 

Si se utiltza este último valor. la carga critica P, vale: 

p = ;:-'(3.23)
1010 = 1070 919 k 

' (0.84x650)' ' · g 

S: 0.8 
u, .. = ---:-::~-=-::-- = 2.11 

498.000 1 - __ __:__ __ 
0.75(1,071,000) 

Verifiquense los requisitos de momento mínimo: 

' 

. ., .... 

41 



42 

M,_,= ~(0.6+ 0.03h) = 498,000(0.6+ 0.03x50) Ec ( 1 o- 15) 
= 1,045,800 kg-cm = 10.45 < 16.08 ton-m 

Por consiguiente: 
M,= 2.11(16.08) = 33.85 ton-m 

Si se utiliza la figura 13-14, resulta evidente que la columna de 50 x 
50 cm reforzada con 8 varillas del #7 no es adecuada para la combinación 
de cargas P.= 498 ton y M,= 33.85 ton-m. En este caso se requieren 8 vars. 
del "9. las cuales representan un P, = 2.0%. 

6. Para propósitos comparativos se realizó un análisis P-t1 utilizando las 
propiedades que aparecen en la sección 10.11.1 del· Reglamento. Los 

momentos totales que se obtuvieron de este análisis P-t1 son-.esencialmente 
los mismos a los que se obtuvieron a panir de una análisis de primer orden. 
Lo :mterior ilustra la economía total que se logra cuando para el diseño de 

los elementos se utiliza un análisis P-t1. 



A 7.30 -1> 7.30 

cm 

'J. •• \-

T 
R 

1 1 11 12 
1 1 1 '1· 1 1 

"'' 1 1 1 -:1 
~1 10 

1 1 1 1!: 9 
1 

1 1 1 Ei B 

"' 1 1 1 ... 
7 

"' 1 1 1 1 = 6 
-1 5 1 1 11 -, 

1 

1 1 1 11 41 

31 1 11 . 1 1 
11 1 11 ~-r 21 

"'' G 1 1 li li 11 ll "'.l. - - li 

.e 

5 O 7.30 m e 36.50 

.. !Y 
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Ejemplo 13.2- Efectos de esbeltez en las columnas de un marco con ladeo 
(no contraventeado). 

Diséñense las columnas C1 y C2 en el primer entrepiso del edificio para 
oficinas con 12 entrepisos, el cual se muestra abajo. La altura libre del 
primer-entrepiso es de 4.05 m y de 3.15 m para todos los demas. Supongase 
que los efectos laterales en el edificio son provocados por el Yiento 
actu:!ndo en la dirección N-S. Otros datos necesarios para el edificio son los 
stgutentes: 

Propiedades de los materiales: 

Concreto l = 420 kglcm2 para las columnas en los dos 

entrepisos inferiores 

!;' = 280kglcm: para todos los demas sitios 
(w, = 2,400 kg/m3) 

Refuerzo f. = 4,200kglcm2 

Vigas: 60 x 50 cm 
Columnas exteriores: 50 x 50 crri 
Columnas interiores: 60 x 60 cm 

Carga muerta sobrepuesta 
Carga viva 

= 208 kg/m= 
= 244 kg/m" 

·l. Combinaciones las cargas factoradas 
1 l= 1.4D-1.7L 
' l = 0.75(1.40- !.7L -17\V) 
, l=09D-1.3\V 

Ec (9-1) 
Ec (9-2) 
Ec (9-3) 

2. Dctcrminese si el marco es con ladeo o sin ladeo 

Secc. 9.2 

Los resultados del analisis de primer orden utilizando las propiedades 
de l;:~ sección 10.11.1 se resumen en la tabla siguiente: 



Coi 

c. 

~· -. 

' 

CorP· 1 
bmJ· Car¡;a 
CIOn a.ua: 

!le fili:IO· 

car~:t~ raoa 

t-O: 

- .ns - .. 
;:2.• 

; .0:·:-·· 

- -:,,; 
.;¡.; 

)'.; 1\"ci de 
PiSO 

1 

' 
1 
1 

' 
' 
1 

1 

M. C':\~0 supcnor 

1 

"' S 1 lOW 1 
u· 1 1 7.87 j_ 
.5.9i :.26 1 8.16 1 
j,'f 1 ~.JC· 1 6.08 i 
o 14 1 1 0.14 1 
O.l: ' 6.10 1 6.22 1 
o: 1 6 lo • 6.33 

MomentoS ficxaonanu:s íactoraaos 
(lOn..m) 

M. aucmo mieraor 

1 1 1 
M, M, M •• M. M,. 

"' S lOW 

3.94 - 3.94 1 3.94 1 H7 1 l""' 1 u· ' 
U5 11.73 l4.6S 1 S.l6 1 l4.6S ¡_ 5.9! ¡ ~.9: : =:t· 1 

1.90 l:..l• 24.04 6.0S 1 2 ... 04 ]. 7f; 1.9t• - ' 0.0'7 - 0.07 1 0.07 1 0.14 1 o.o· o 14 1 

O.Oi 45.67 45 74 1 6 ,, 1 4l.74 : o.:: ' or.~ o lo 

0.04 46.50 46.54 1 6.33 1 .. b.~ 0.111 ' or- r- :.~ ' 

IIJ:t.'.:. ~·· n::~r· ac: ptso. las cargas mucnas sobrepuestas y las cargas v1vas rcaucláiJS U 1accor de 
~ .:..:l¡.:;:11Jn oc l.:l carga v1va se tomó ¡gua! a 0.08 (A-150) 

Ei índice de estabilidad 

"p 6. Q; ... 

;: '· 
es m~' o:· :1 0.05 en todos los niveles de piso. Por consiguiente, las columnas 
no ~sc::Jn contraventc:~das. 

3. Elecc1ón preliminar del refuerzo de la columna 

L'tilice el programa PeAeOL para determinar el área requerida del 
acero longitudinal. sin incluir los efectos de esbeltez. 

P:~r:~ la columna e l. utilice 8 vars. del# 8 ( P, = 1.6%) 

Para la columna e::, utilice 16 vars. del# 11 ( P, = 4.3%) 

Mh 

:: 1 i.~ 
:;o. l.¡ 

-1;\.í·~ 

"'(' ~í' 

181 
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4. Columna Cl-Diseño definitivo, incluyendo efectos de esbeltez 
a. Determine k del nomograma en RlO.l:!.l 

(
50') 1 . = 0.7 - = 364,583 cm' 

lTU 12 
Secc. 10.11.1 

_E,= 15.!00Jf:,;, 15,100J420 = 309,458 cm' Secc. S.S.! 

d 4 
~.., EJ 309.458(364.583) 26., ·JO' k Para la columna e . .J_ m: - = - -X g-cm 

1 430 
' 

Para la columna de 3.65 m: EJ = 309
·
458

(
364

·
583

) 309xJo• kg-cm 
1, 365 

1 =OJs( 60xS0
3

)=218750cm' 10.11.1 
rr¡:u 12 ' 

Para la viga de 7.30 m de longitud: 

EJ = 309.458(218.750) = 9~.SxJo• kr:-cm 
l 732 <.: 

) EJII, 262+309 
'f' A = ~ = 6.17 

¡_EJII 925 

Supóngase que 't'11 = 1.0 (columna esencialmente empotrada en la 
base). 

Del nomograma de la figura R.J O.l:!.l(b), k= l. 76: 

kl, = 1.76(405) =48>22 10.13.2 
r 0.3(50) 

Po~ consiguiente: deberan considerarse los efectos de esbeltez 

o Determine el momento total M: (incluidos los efectos de esbeltez) 
' l::ls combinaciones de cargas de diseño 

M,= Al,,., -..o, M,, Ec (10-17) 
Util1zando un análisis P- t:. aproximado: 

- '1 M, o" = -·-· >M Ec (10-18) 
' ¡, 1- Q ¡, 

La siguiente tabla resume las combinaciones de las cargas de diseño. 
incluidos los efectos de esbeltez: 

'_ .. 



Comi:nna ¡ ' 

ción de ¡ Ml•u Ml, Q ó, ó_,M2, M. P. 
cargas 1 (ton-m) (ton-m) (ton-m) (ton) 1 

1 1 7.87 - - - - 7.87 i 60::' 
1 

~ 
1 

2.95 21.73 0.19 1.24 26.95 29.90 .; 7S - 1 .. ; 
1.90 ::!2. 14 0.19 1.24 ::!7.45 29.35 1 ~:'S ' . 

Ltilizando las figura 13.17, es evidente que las tres combinaciones de 
carc:::! caen dentro del diagrama de interacción. Por lo tanto. las 8 varillas del - -
#S son adecuadas cuando se toman en cuenta los efectos de esbeltez al 
utilizar un análisis P-!::. aproximado. 

P::1r::1 propósitos de comparación, recalcúlese o,,'vf,. utiliz::1ndo el 
método c.l~ amplilicación de momentos dado en ediciones anteriores del 
Regl:m;ento ACL 

~ !v.f M, 
ó, ,,= ..¿.·p 

1- L " 
0.75) p -. 

Ec ( 10-19) 

L::1 carga critica P.. se calcula a panir de la Ec ( 10-11 ). utilizando k. de 
10.!3.1 ~El deiaEc(lO-I::)o(l0-13). '" 

Par:~ cada una de las doce columnas exteriores a lo largo de los ejes 
de coiumnas 1 y 4 (esto es: las columnas que reciben sólo 1 \·iga en la 
direccion del análisis), k se determinó en la pane 4(a) con un valor de 1.76. 
LJtiliz::l!1do la Ec 110-!:3). con fJ .. = 0: 

(·o'' 
El =04(309.458): )¡: )=645(10 10

) 

' , 

_:r.¡ .7:x645(!0110 

/' = _ .. ___ ,_ = . = 1.::'57.92:: k<• = 1.::'57 /(¡¡¡ 

(ki .. l' t!.7tix405)" " 
Ec ( 1 0-1 1) 

Par::1 C::ld::l una de las columnas de orilla A::, A3, F:2 y F3 (esto es: las 
columnas que reciben a dos trabes, una a cada lado, en la dirección del 
análisis¡ 

47 
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'!'A = 262 + 309 = 3_08 
2 X 92.7 

'!' R = J. O 

Del nomograma correspondiente, k =1.58. 

La carga crítica es: 

::'El-:-:' x 6.45(10)" 15·4 659 k -1 ·5· [' = --, - , - • ::> , g- ,:> ::> IOn 
' (k!..)' (J.58x405)' . 

Para cada una de las ocho columnas inte-riores: 

1 , = 0.7 - = 756,000 cm' (
60') 

"' 12 

Ec ( 1 0-11) 

Secc.lO.ll.l 

Para la columna de 4.32m: EJ = 
309.458

(
756

·
000

) 541x106 kg-cm 
l. 432 

Para la columna de 3.65 m: E)= 309·
458

(756·
000

) = 641 x 1 o• kg-cm 
l. 365 

'!' = 541+641 =6.38 
• (2x9::..7) 

'!' 11 = J. O 

Del nomograma: k= 1.8 

El =0.4(309.458)( 
60

'l=1.34x10'' Ec (10-13) 
~ 1:; ) 

_:El -' 1 '4 1011 

P - -"-- 1
• X .:> X --., 488 .68 l. -., 8 ' - . - . - -· . ) ~g - -· 4 8 /011 

(k!.,)' (1.8x405)' 

Por lo tamo: 

(5 = 'n - 2.24 
1- -· .. 

o 75~~ 

Para la combinación 2, de cargas: 
M, = 2.95+ 2.24(21.73) = 51.62/on-m 

Para la combinación 3, de cargas: 



M,= 1.90+ ::!.24(22.14) = 51.49ton-m 

De la figura 13.17, resulta claro que la combinación: de cargas cae 
fuera del diagrama de interacción. Por consiguiente, es necesario 

incrementar el refuerzo a 8 varillas del #9 ( P, = 2.0% ). para ton:ar en 

cuenta· los efectos de esbeltez, cuando se utiliza el método ci:: 1:! 
amplificación de momentos de reglamentos previos de AC!. 

5. Columna C:?.. Diseño definitivo, para incluir los efectos de esbeltez. 

a. Determínese si deben considerarse Jos efectos de esbeltez. 
En la parte 4(b), k se determinó igual a 1.8 para las columnas 

intcr1orcs. Por consiguiente: 

~ = I.S(4051 = 40.5 > 22 1 O.! 3.: 
r 0.3(60) 

Por consiguiente, deben considerarse los efectos de esbeltez. 

b l Determinese el mumento total M, (incluyendo los efectos de 

esbeltez) y las-combinaciones de cargas de diseño. 
M,= M, ... +O)vf,, Ec (10-17) 

Utilizando un anilisis P- !l aproximado: 

s: M. 
u A!. = -·-· :2: M . .. 1- Q ¡, 

Ec (10-18) 

La siguiente tabla resume las combinaciones de cargas de diseño, 
incluyendo los efectos de esbeltez: 

! Combm~ ' ' ' ! 
i 
' ' 
1 

' 
1 

1 

CIOil tk ' M, ... i M Q o 1 o.M,. M. P. 1 1 ,, 
i 

car~::1 i . 
1 !ton-mi 1 (ton-m) ! (ton-m) (ton) 

i 0.1~ . ' ¡ 0.14 1.060 . . - 1 - ' 0.07 i 45.67 ' 0.19 1 1.24 56.63 56.70 795 - ' 

1 

: 0.04 i 46.50 i 0.19 ' 1.24 1 57.66 57.70 514 ' 

De !J figura 13.18 resulta evidente que las tres combinaciones de cargas 
(P. .. ,\1,) caen dentro del diagrama de interacción. Por consi!!uiente, las 16 
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varil!J~ del # 11 son adecuadas cuando se incluyen los efectos de esbeltez. 

utilizando una análisis aproximado P-!::,. 

• Para propósitos de comparación, recalcúlese t5, Mh utilizando el método 

de amplificación de momentos, el cual aparece en ediciones anteriores 

del Reglamento Aer. Utilizando los valores I ~ .I;: y t5. calcubdos 

en la parte 4(b): 
Ó, =:2.24 

Para la combinación :; de cargas: 
M,= 0.07 + 2.14(45.67) = 102.37ton-m 

Para la combinación 3 de cargas: 
M, = 0.04+ 2.14(46.50) = 104.20 ton-m 

Resulta evidente de la figura 13.18 que ambas combinaciones caen 
dentro del diagrama de interacción y por consiguiente, las 16 varillas del 
# 1 1 son adecuadas cuando los efectos de esbeltez se determinan mediante 
este metodo. 

6. Determínese si el momento máximo ocurre en el extremo del elemento. 
VeriJsección 10.13.5. 

En la columna e 1: 
1 405 - 35 35 
..::.. = =::: 1 < = = 41.8 
r 0.3(50i ¡~ f!.060.000 

Vf. A, Y 420( 60)' 

E e ( 1 0-20) 

Por consiguiente, para cada una de las columnas e 1 y e:; el momento 
m:i.x11no ocurre en uno de los dos extremos, y el momento total M_, no tiene 
porque amplificarse mediante o .... 

i. V cri t"iquese la inestabilidad debida una de flexión lateral de la estructura 
(Sec~ 1 0.13.6): 

J. Cuando se utiliza 10.13.4.:! para calcular o, M,, el valor de Q que 
se evalúa utilizando cargas gravitaciona1es factoradas, no deberá exceder de 
0.60. Nótese que para verificar la estabilidad, todos los momentos de inercia 
se deber:i.n dividir por ( 1 + /3., ), donde, para este piso (Secc. 1 O. 1 1.1 ): 



El dividir todos los momentos de inercia por ( 1 +P.,) es equiv:J.!ente a 

increm.entar las deflexiones, y consecuentemente O, por ( 1 + P" ). 
Por lo tanto, en el 2o. nivel: 

Q = 1.89 X 0.19 =0.36 < 0.60 

Por lo tanto, la estructura es estable en este nivel. De hecho. si se 
calcula la Q modificada en cada piso, se muestra que la estructura es 
estable. 

b. Al utilizar 1 0.13.4.3 para calcular ó, M,, el valor de ó, calculado 

utiliz:1ndo I P. y L P, correspondientes a las cargas muertas y vivas 

factoradas, será positiva y no excederá de 2.5. Para la verificación de la 

estabilidad. los valores de El se deberán dividir por ( 1 + {3,, ). Por 

consiguiente, los valores de P, se deberán recalcular considerando los 

efectos de fJ.,. ;r,·,, 

es: 

En las columnas Bl a El y B4 a E4, {J" = 0.89, y la carga critica es: 

P 1.297 686 = = ton 
' 1 + 0.89 

En las columnas A l. F l. A4 y F4, P. = 0.91, y la carga crítica es: 

1.297 
P = = 679 ton 
' 1+0.91 

En las columnas A:. A:3. F: y F:3, fJJ = 0.89, y la carga crítica es: 

P 
1,642 = = 869 ton 

. ¡., .. 0.89 

En cada una de las columnas interiores, P,, = 0.88, y la carga critica 

2,590 
P, = = !,378ton 

1 + 0.88 
Por lo tanto: 

.,;; .. 
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) P = 8( 686) + 4( 679) + 4(869) + 8(1,378) = 22,704 ton - ' 
\' . , 

1 
o, = 17 139 < o 

1- , 
0.75(22,704) 

La estructura es inestable cuando se utiliza el método de 
amplificación de momentos. 

8. Para propósitos de comparación, se llevó a cabo un análisis P- ~ 
uilizando las propiedades de la sección, dadas en 1 0.11.1. En la columna 
e l. el momento total M2 aumentó aproximadamente 26% y en la columna 
e: aumentó aproximadamente 42%. En ambas columnas, la cantidad de 
refuerzo determinada en la etapa de diseño preliminar es adecuada para las 
combinaciones de cargas a partir del análisis de segundo orden. Nótese que 
en promedio, los momentos de las columnas en el primer nivel aumentaron 
aproximadamente 26%. 

Para la revisión de la estabilidad según 10.13 .6, los valores de 1 se 
dividieron por ( 1 + /3" ). En todos los niveles de piso, el cociente de las 
defiexiones laterales de 2o. orden respecto de las de 1 er. orden, se 
determinó menor a :.5, lo cual significa estabilidad de conjunto de la 
estructura. 

9. Es importante hacer notar que también deben considerarse los efectos de 
las cargas de viento que actúan en la dirección S-N. Sin embargo. en aras de 
simplicidad. en este ejemplo no e· e: consideran éstas. 

lO. Cuando las columnas esui.n sujetas a flexión en las direcciones x y y, el 
análisis anterior deberá ejecutarse en cada una de las dos direcciones. La 
verificación del diseño fmal de la columna podrá llevarse a cabo utilizando 
el método de la carga reciproca: 

-..----
p"' P.,. Puo 

En lJ cual: 

PR carga normal resistente de diseño, aplicada con las excentricidades e, 
y e, 

PRO carga axial resistente de diseño, para la¡,,;; excentricidades e,= e_.= O •· 



cuando se trate de columnas con refuerzo transversal con estribos. 
Cuando ese refuerzo transversal consista de espirales, el coeficiente 
0.80 se reemplazará por 0.85. 

PR, carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentricidad e:,. 
en uno de los planos de simetría 

PR,· carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentricidad e." 
en el otro plano de simetría 

. .: '•. 

, . .., 

. . 
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Example 1"3.2 ( cont'd) 
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¡ '1 e --:-X 
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1 20.00 x 20.00 in 

6-16 a~ l.sn 

I.As • 6.J2 in"2 

! Cove~ • l. 88 in 

¡ Spaco.ng ~ 6. 63 in 
' 
1 Ag 4.00 ir.·2 

: Ix = :.JJJJ in·4 

Iy - lJJJJ in"'4 

Xo. = 0.00 in 

Yo c.oo in 

; @: 199.; PCA 

t 
D 

" 

Calculatlons and Dlacusslon 

ofl>'l . 
1 

n' ¡ ... -,- f=:+=~ ! 
1 1 'i-.... 

., 

J46 
1200 

~· 
0 ., ... 
p -n +.! 

i ltZ 
.-> 

_,,1 -- - ........ _______ .. -......... -....... - ........................ .. 

Code 
Reference 

¡· 

; Z.l.censed To: Por:.land Ceman~ Aa•ociation, Skokie, IL 

! File name: 

t•c • 6.00 ksi Ec • 4696 kai 
Colu::r: IC: te • 5.10 kai eu e 0.003 in/in 

. t.nr;::.nee:-: 
Block streaa protile, Betal • 0.75 

Dat.e: T1me: ty - 60 kd Es • 29000 kai 
Code: 

Continamant: Tied 

' Unl t.s: t.ngl ish 
phi{c) - o.7o, phi(b) - c.9o, a - o.ao 

F1gure 13-17 Design Strength lnteraction Disgram tor Co/umn C1 
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Example 13.2 (cont'd) 
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i L1censed Te: Pcrtland Cement Aaaociation, Skokia, IL 

1 File name: 
' 
\ Projec:.: 

i Colw:r, Id: 

! Enqinaer: 
1 

¡Date: 
' 
¡Cede: 
1 
1 Units: E:nglish 
! 

'rime: 

' 

t'c - 6.00 kai Ec • 4696 kai 

te - 5.10 kai au • 0.003 in/in 

Block atreaa protila, Batel • 0.7S 

ty - 60 kai 

Continamant: Tied 

Es • 29000 kai 

pni(cl - o.7o, pni(bl - o.9o, a - o.ao 

F1gure 13-18 Deslgn Streng1h lnteraction Diagram tor Column C2 
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17.5 RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL 
EL CORTANTE HORIZONTAL EN MIEMBROS COMPUESTOS SUJETOS A FLE
XIÓN SE CUBRE EN EL CAP 17 DEL CÓDIGQ. 
LAS FUERZAS DE CORTANTE~HORIZONTAt:' ACTÚAN SOBRE LA SUPERFI
CIE DE UNIÓN ENTRE LOS ELEMENTOS DE LOS MIEMBROS COMPUESTOS 
SUJETOS A FLEXIÓN. ESTAS FUERZAS HORIZONTALES SON PRODUCIDAS 
POR EL GRADIENTE-DE MOMENTO DEBIDO A LAS FUERZAS CORTANTES 
VERTICALES.EN LA SECCIÓN 17.5.1,SE REQUIERE QUE SE TRANSMITA EL 
TOTAL DE LAS FUERZAS CORTANTES HORIZONTALES.GENERADAS EN LA 
SUPERFICIE DE CONTACTO.EL CÓDIGO CONSIDERA QUE LA RESISTENCIA DE 
UN MIEMBRO COMPUESTO ES LA MISMA YA SEA QUE ESTÉ APUNTALADO O 
NO. 
LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL SE DEBE INVESTIGAR EN TODOS 
LOS MIEMB~OS COMPUESTOS. CUANDO Vu > o(35b¡f! ), EL D!SEÑ~ SE D~BE 
HACER SEGUN 11.7.4 (CRITERIO DE CORTANTE POR FRICCION). ESTE LIMITE SU 
PERIOR, SE INCREMENTÓ DE o(24.51lf' ) CORRESPONDIENTE A LAS EDICIONES 
ANTERIORES. 
EL LÍMITE SUPERIOR DE LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL DEPEN 
DE DE LAS CONDICIONES DE LA SUPERFICIE DE CONTACTO. EL REQUISITO CO 
MUN DE TODOS LOS CASOS ES QUE LA SUPERFICIE DE CONTACTO DEBE ES----
-TAR LIMPIA.Vnh < 5.6 ~,CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO SE DEJA 
INTENCIONALMENTE RUGOSA(17.5.2.1) O, CUANDO SE USA UN MÍNIMO DE CQ-
NECTORES (17.5.2.2). ': 
CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO ESTÉ INTENCIONALMENTE RUGOSA Y
SE PROPORCIONE EL REFUERZO MÍNIMO DE CONECTORES':. 
Vnh < (18.2 + 0.6 p,;.f )tvl 
( 18.2 + 0.6 p f) < 35kg/cm2 

:r_.=Av/sb 

SI: V u > o(35)bd, EL DISEÑO DE LA SECCION SE DEBE HACER USANDO EL CRITE 
RIO DE CORTANTE POR FRICCION (SECCION 11.7.4 DEL CODIGO} 

~~ 1.0, PARA SUPERFICIE INTENCIONALMENTE RUGOSA 

!' 11 o. PARA SUPERFICIE LISA 

LA SECCION 17.5.2.5. FUE INTRODUCIDA EN LA EDICION DE 1992,. DEFINE EL 
PERALTE EFECTIVO PARA DISEÑO POR CORTANTE HORIZONTAL COMO LA 
DISTANCIA DE LA FIBRA EXTREMA A COMPRES ION AL CENTROIDE DEL 
ACERO A TENSION, O 0.8 DEL PERALTE TOTA DE LA SECCION COMPUESTA. 
ESTO _ACLARA LA DEFINICION DE d PARA SECCIONES COMPUESTAS, 
HACIENDOLO CONSISTENTE CON EL DISEÑO POR CORTANTE DEL RESTO DEL 
CODIGO. ESTA SECCIONES SIGNIFICATIVA PARA EL DISEÑO DE MIEMBROS 
PES FORZADOS EN LOS QUE EL PERAL TE V ARIA A LO LARGO DEL MIEMBRO. 
EL CODIGO TAMBIEN PRESENTA UN METODO ALTERNATIVO PARA EL DISEÑO 
POR CORTANTE HORIZONTAL EN LA SECCION17.5.3. LA FUERZA CORTANTE 
HORIZONTAL QUE DEBE TRANSMITIRSE A TRAVES DE LA SUPERFICIE DE 
UNION DE LAS PARTES DEL ELEMENTO COMPUESTO SE TOMA COMO EL 
CAMBIO EN LA FUERZA DE TENSION O COMPRESION EN UN TRAMO DE VIGA. 
CUANDO SE USA ESTE METODO. LOS LIMITES DE 17.5.2.1 A 17.5.3.1, SE APLICAN, 

~ ·.. . 
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SUSTITUYENDO Ac POR bvd EN LA EXPRESION. LA SECCION 17.5.3.1TAM131EI'\ 
REQUIERE QUE EL ACERO ESTE DISTRIBUIDO PARA REFLEJAR EN FORMA 
APROXIMADA LA VARIACION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL 
ELEMENTO. ESTE REQUISITO ENFATIZA LA DIFERENCIA ENTRE EL DISEÑO DE 
MIEMBROS COMPUESTOS SOBRE CONCRETO Y ACERO. EL DESLIZAMIENTO 
CORRESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ENTRE UNA VIGA DE ACERO Y UNA 
LOSA QUE FORMAN SECCION COMPUESTA ES GRANDE, LO CUAL PERMITE LA 
REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL MIEMBRO .. EN 
MIEMBROS DE CONCRETO QUE FORMAN SECCION COMPUETA CON LA LOSA, 
EL DESLIZAMIENTO CORESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ES PEQUEÑO Y POR 
TANTO LA REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL 
ELEMENTO ES LIMITADA.POR TANTO, LA DISTRIBUCION DEL REFUEZO POR 
CORTANTE HORIZONTAL DEBE BASARSE EN LA DISTRIBUCION CALCULADA 
DEL CORTANTE HORIZONTALFACTORIZADO,PARA EL CASO DE MIEMBROS 
COMPUESTOS DE CONCRETO. 

CONECTORES PARA CORTANTE HORIZONTAL 

DE ACUERDO CON 17.6.3, SE REQUIERE QUE LOS CONECTORES ESTEN 
TOTALMENTE ANCLADOS EN LOS ELEMENTOS INTERCONECTADOS 
CUMPLIENDO CON 12.13. LA FIGURA 1 MUESTRA ALGUNOS DETALLES QUE 
HAN USADOS CON EXITO TANTO EN ENSAYES COMO EN LA PRACTICA 

~ ~ ~ ~ f ~hL 
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A General Shear Design Method 

by Michael P. Collins, Denis Mitchell, Perry Adebar, and Frank J. Vecchio 

4 11mplc. umjied mnluul u f're~enu,/fnr thf.' du·t~r rif.'J/,1(11 flj hmll ,,, .. 

\ll"t'l{t'tl t ollcrt•ll' mt•m/Jcn Wltl 11011prr.\ltt>.11t'd 1tllfcn•1r mo·mf,,., 1 1 Jw 

lllo'//Jt'lf 11111 /l('fll 1/W/1///f'n 11/hjl'l In/ /11 111iu/ lt'IIUflll fl/ f/111/{ o oiii/Jilt'\1/t'/1 

mul lrt'tll\ mt·ml•f'l 1 n1tl1 ami uu/u1111 111'h '''111}11/n'lllnll. J ho• ,¡,.,,,,,,,,.,, ,¡ 
lhl' 11/('//lod 1.\ ,\jii/1/1//U/:;1'1/ tll/1/lflt'fllt't//1 flflll\ ti} t/u• 1111'1//f"/ olll' 11111/JI<III'¡/ 

u1th lllolt·cl} lht•t'WII'III ACI Cuth' 

Kcywurd<i: ag~'o.:l!.Jh.: uttcrll}\.1>., :u1al lt•.uh, huiltllll!! n•,J~·,: ,,,,,1., llhhl• 

J.lld .,pacin};: rcinhm.cJ I.:'UIII.:u:tc:; !<.hcar MrCnf!lh: ,¡ructur.tl dt:'l!!ll-

Ti u: -.hc:.tt dc'it!t• ¡'111\'t"'ion.., o!' lile 11)1)5 ACI ('odl' 1 l'OII· 

' about -U L:IIIIHIIL"al L:lJll:ttiun~ lo¡ dilkiL'Ill l)'l'l"' 111 

rs anJ Uirtcr..:nt typcs ul loaUmg. s0mc uf whid1 :t:t.: 
lllo.~ ... lrated in Fig. l. In 1973. thc ACI·:\SCE Slu:ar 

Commmcc2 cx¡nc"'cd thc hupe that thL'"I.:'"··uc~ign lq!ula· 
tion~ fur shcar sacngth t·an be imcgr:JtcJ. 'implili~:J. :¡uJ 

given a physu.:;.d !"!Jgmfu;am:e." A~ shown by thc g-nmth 111 

the numbcr or ACI ~hear destgn equ~Hions hce Fig. 11. tlh.' 
cotlc ha' not mcl thi..; tk.o.lrahlc l!oal lt 1.0. intcr..: ... tilll! 10 llliiL" 

that.¡uior tu JI)(JJ. thc /\t"l ,J¡~.·;u d~.·-..i!-!IIJHIIl"l"lluJL" w,¡, ,11 

-.impJC th;H unJy fuur CLJUi.JIIOil~ WCIC IC4uircd. 

Mo!"!t ol thc -.hc;¡r Lh.'"\lgn cqualltJil' givcn in hg. 1 \\L'I,· in
IHKluccd ÍllL"Jtllct tlu.: JlJ(¡1 01 J<J7J L'di111111 ol thc /\t ·¡ ( "11~ok 1- 1 

Thi.!~c Jc ... ¡gn ~.:yual\un:-. wc¡c tkvclop..:J in thc p~.-·¡¡uJ lo lit'''. 
1ng the 1955 atr·lorcc warehuusc shcar lailurc-. ~ anJ 1l.'!y on 

the traUnional conccpt uf ;uJJing i.t concrete contribution \ ·. 1t1 

thc ... hcar rcinlun.:cmclll comnbuuun V, ~.:akulatcd on thc lu ....... 
uf the 45 Jcg tru» e4u"uun. 

S mee 1971 thcre has becn an imensive rcsca¡ch el fort ;.¡iJncd 

at tmproving úc.-.¡gn mctho<.ls for shcm {.\CC f1p. 31. ThL' re· 
v,;;.¡r¡_:h ha~ -..hthVtl that, 111 gcncral. lht· ;mgll' ol llldlllat 1nn ul 
the conctete compH~"ston is not 45 tlt:g. and that cquatH'Ih 
ba..,ctl un a \";ui~blc anglc trus .... providc <t moJL' rL-;tlt"ttL· ba-. .... 
101 ~hcar Oc.::-.¡gu. In ¡¡Jdiuun, IC-..t!"! of ICIIJhnccJ L"tiJII.."tL'lc p.tu· 
d.., :-.uhjCCtcJ lt' pu1 e :-.hc:u h i1nplt)v..:d th~..· undt·¡ -.t.tlldllt¡.!, 11 !he 
,,- ··..,lrain char.!Ctcn.-.li~o:-. o\ di:tg\uwlly oaci-l·tl L"lllll"ICII..". 

trc-..:-.·.-.tJ;tin Jci;Jiitln..,hip.., matk· i1 pn-.:-.¡hk lo dnl"111p 

•ytil·aJ l:llui\-J. L • .Jh:tl !he IIIHdiJII'tl UIIIII'IL"'·'j"'ll li1·Jd 

th~ ...... f. lhat JHO\l"d ._:;¡p.tlik· ol :JLL"ttlah:lv p•~.·tl~~.-·tuJ~! 1!1~· lt"· 

~PLHI:-.~ uf rcinlul~o.cd tonuct·.: -.uhJL'Ctl.:d :o :-.ht.:;.u 

The objective of thi.<.papcr is to present briclly" simple. 
gcncr.al shcar dcsign lliL'tlnu.l ha:'\l'd on thc mudit iL·d n•mp1 L":O.· 
sion fich.J thcory. "("hi-.. c.JL':'\il!IIIIICihnd,IL'L"I..'II11y 11111\ldUl"l"tl hy 
Cullin.'i anJ Mitchcll. 7 h~t~ hccn uduptcd ll~ tht· Ontario 
Highway Bridge Dt:si!:!n CudL'.!'IIht: Can:u.liom Standalll ... .'\~
:O.(.lf.·ialiun Cunt:n:h: 1 k.o.i!!ll (. ·,J(¡L •• 1J amltl1c /\ASII"I·() 1.1~1 :1> 

:-.pcdlicatiuus. 111 Th\.· IIIL'thu .. l ¡.., ~unun:u"i!.~.·d in 1 '!!- 1 

SHEAR RESPONSE OF CRACKED CONCRETE 
Tesis nf IL'ÍIIfun.·~,·d \."'ll'l"I"L't~.-·pand'\ sullit'l"l~'t! lt' l'tlit" ,¡¡\.·;u~; 

(:-...:t· FiJ~- -1) liL'IIIIHhttat~.-·d th;n t'l."l'll :altl.'l" n:h·kiu~_·. h"ll,ik 
strc~o,;cs cxi~l inllu.: concrciL.• and that th~..·~t· :-.o.._-.... \.·, t·;n, ..,¡~. 

niilc;.mtly increase thc":1hility of ·~infon.:e-tll'GIItTl'IL.' 111 h.,¡..,, 
shcar strc:-.scs. 

Cr¡¡clo..c.d r~..·inllm..:~.-•t! •.,,m:n.·tL' 1rans111it.., lo.l\1111 .1 ~t•I;Hih·l~\~: 
cumplcx manncr ill\ oh ing upcning or ,,:lu"ing. ol p•..:·\'\¡..,,.· 
mg craL·ks, fonnatiun uf new t:mcks, interfarL' 'h~o:ar tran"'fL'f 
:u wu~h cr;K·k surl;tn·:-.. :md si~nil'ic:uu ,-;uialillll PI tht• 
'lll'"L"' in h.·inlon·in~· h;u ... thlt' tu h\md. with th~· lt!!'lh':-.1 

:-.\ccl :-.III..'S'L'S OL'L"UJ1111:- :11 t:rad, lol::IIÍt'll'- llll' lllt•,liliL·~I 

comprt'"'ion lidc.J lntJ(It.:l ~att~.-·m¡>ts tu t • .'~lplmt.• tlh' L'"L'nll;tl 

IL':tlliiL'' 111 tlai' hcha\itn witlunll \.'"llll:-.idt·rin~ allt'l lh~· tk· 
taih. ·¡ hL' l.'IOU.:l p~au~·¡n ¡, id~·ali11.·ll ;¡-. •• 'L'Ii~·, ,,, p:ualld 
...-racks all OCcurring ;u angk tJ In the lon!!itudinal dil"l'L'tion. 
in licu uf folluwing th..: rotnplcx strc"':-. \'3\l;lltun-. in thc 

L"t;u:lo..cd concrete, unly lhL· :1\t.'ra~e strc:-.' st:.ltt• and tht· "'IIL''s 
Matl' :tt a lTJl.'k arL' l"tlm,idL'Il'li ¡ .... ee H~. 4(bl oind 4\cli.·A"' 
the~c twu slólles of stre-..!"1 are :-.t:uically e4uivaknt. th~.-· ¡.,,.._uf 
h~n!"!ih: strcsscs in thc L"uncrct~ nt the crack mu"'t hL' r~.--pl;u:cd 

by irwrca,l~O sll.-cl strL'"'St.'s tlr. :aftcr yil'ldin~ nf somt• t•f th'" 
r~..·iulorL·cmc-nt :ll thl' ~,.-, at·l. h~ ~hc:1r :r.llt':-.ws un tl!t• ~..·1 a;.·l in· 

tc1 facc. '1 he shear strc'" th:u can he tran"imitk•d ano ... , lhc: 
Clat.·lo.. \\ ill bt.: 01 fuuctiun of th~,.· ~..·roll"k width. Nuh· th:ll .o.h¡;o;,tr 
"ilfl'S!\ tUl lhl" Cr:.l\."L implit'' lhóll lhc tlirl"t.'linn 11f pliii\"IJ';II 
-.t¡t:-.~L'' i'l th~ l."OIIL:It"lt' dt~lll~~· ... :u lhL' .._·¡ad;. luL·atiPtl. 

·\! "J "''"'""'/; ......... t.' .,, """ 1 J ........ \ 1".-1'1.1.11\ 1'1'1{, 
l•n o·n.·.t Jutoc- 1 7. 1°1'11. ••'"' ,.., k"ll ,·,1 '"""'' ho ... IIIOI,· ¡otololk.llt• • ., 1~ •lo. 1.-. • "•1" 

,,,.¡,¡ · · I•N\_ ,'\,,.,.,.,., 1 ,,.,. .,,,.In lohtl. \11 to¡~hl\ t.··•••• ,1 '"" lo~olu..- th •••tu:..-
.,¡ •• ., ..... ""''"" , ...... ;,~'"" ,, .. ,., ..... ,, ............ ••'l·~·¡¡·hl 1''•'1"""'" ¡·, '"'·' "' .!.: 
• u"'"'' \\¡lll·,· j'UI•h~J,.,IwJI~o· ...,,.,"1nl••• llo-.,•·tul'lo.•r 1<~''1• 1( 1 \1 .... ,.,.,.¡ '····""•'''' 
l\•<IH"Jto·. Jul) I,I'J'II> 
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.llu h01oll: (·,,JI,.,, 1.\l ·¡, •• H.U..·11·loUf•••l••tfHl /',,,,,., .. ,, ,.¡ ('wl/ t:a.e:r..,...nn~: 111 dw 

¡.,,,,,, ,.,., .•/ ¡,.,,.,,¡., '''''"'"'· <im,,J.o 11. ••" fH,.,.,¡.,., ••1 "'CI Cr-wrr J.'f.IC e,,. . 
• O<'lo' (;,.,,¡.,,,,. ,,,,. \CI T.-. lmiolll Ao·lii"IIIO'.J c ....... m.-•. ·~mn- Hr~-,.rr

''""''"", ( ""' ,,.,, ,,,¡ !"'"' -\li·AS(f: C""""'"' •· ,¡.¡< Shcar mul Tion"'ll. 11,. u u 
"'' o1:.'•,, • : ;,,, l ,.,,.,,¡,,., \¡,,.,J,uoJ. "'""' 1•111•"' "'""""''' ,. Jor thl' lku~" ••f (',.,,. 

Thc ••vcr..tgc principal tcnsilc str.lin E1 in thc cracked con
crclc i~ u~d as a •·WJmage indic:nor'' that controls the aver· 
agc tcn,ik stress/1 in the cracked concrece. the abihty of the 
(li·l"(m:•lly cr<.~cked concrete to carrv comprcs<;ive stressesf"!· 

• t." • .1 
and thc shcar Mress vd that can be lransmittcc.J across a erar '" ,, '"" ' '" . 

Ocm~ \lu• hrll 1 -\( 1 u " t•mfcunr m ,¡,,. J),-¡,.,,.,,., . .., ••f Cnl/ fngutf'f'fltt( wul 

lf•t•H· ,/ lf, ''""H• • . u ,u, Go/1 Umu•r.Jih u. " .• "'' .,¡,,., (lj A('/ c ... _.,,,.,. .¡u.~. 

fi,•tt.l ,¡•;,/ 11, ',¡,,,.,.,u/ oj N,·m(on t'nlf"lll, .,,.,¡ -\('/·,\ \( '/ Cum/1111/l'r .J./~ .\llnor Ull<l 

¡,.,,,,,, //, t< 1 /r,Uol/1.111 ••/ t/u• í'<lutu/um \lolllo/oU</< ,lou•o'W/11111 (;.,mrll/11'1'/o¡¡ t/rr 

Thc principal compressive stress in the concrete/:! is re 
cd ru hurh rhe principal compn:ssive strain E2 and the princr· 
pal h:n!<~ilc !ootmin E1 inrhe fnllowing manncr jsee Fig. 5(a)1 

¡¡, "~" .. ¡ t ,,.,, '• '' '""' 1111n 

-\('1 "" mi•, ,,., ,_, .IJo·hll' ,, '"' lJUIK'ÍIIIo'JII'<o{t"\Uif '" ,,,,. nrri(lfflflf'fll ,.¡rn ,, En~·
... <'olu, ,<1 ¡/,, / 1111, t ol/1 <1( /ltltHh (r</llm/o¡,¡ lollh "'" o'l ("tlnoU/<1 Jlt' U ,\,•¡•n•lun <1{ 

· 1 \(¡e •'"""'"' ,- , 11 ¡,,.o .. ,,,.,J,,. llrtul.tlll ( ,,.,, ,.,,. ¡¡,,,/1/rl. tlllr/¡uiHI .<\( 1 A.\l"o': 

''"''1'"'' • ,,.,¡, ,/ ,¡, ''"" o•fl< ioljo<rttolootlo l<'lo". 

(1) 

whcre 
ACJ flll mh,·o f ronl. j \'éuluo i.s o pnift'nflr llf 1l1r l>r¡'<trlmt'rtf o/Ci•·d EnttllfCt'nn~ 

..,,,,,.. t •,,,,, roo/\ ••1 T. mm/o< U.- u u Mt'ltlll<"r o•f.-\CI ( ••uwrll/rcl .J./J. Rt'mfion o·J e,.,,. 
',.,, ( ·,,¡,.,,,,, ""'' J-17. f 1111/o' f.lo·mrnt .4/lrlh "'· .,,,,¡ ,,,,¡,,. C/;"H c,.I/UIIIIII'f" '""c ..... 
'''''"" • ,\(, ,,J, ¡,, ~· f 2 • .,., =f..' 1 (O.R + 170E 1) S f.' (2) 

ACIMsthod . Gsnsrlll U.thod 

v. "" l'c + V1 
v. :; ve + v. + v, 

Non-Prestressed ( f1: V.d) but 
r:;rJ 

1.0 v, • ~¡¡; •.d. Boams 
,. - 1.9 ~ + 2SOOp. -,.,

111

- b.,J M ' ' . 
1 1 \', :. 3.5 ff b.,d or V, e 2fJ':6.J l' .. A.,lj J cote 

[""'7 .. ' t . ' . 
t. V, = ~~~!..~ V, • 8 ¡¡; b,d whete ~ and 6 are lunctlona 

• of the straln, e", shear stresa. •· .. 

Prostressed Sesma "(o•ff. 100 ;;:)v 2f1:•,d• sJf,···.rJ 
and crack spac1ng •r 

'v, bul V, < whenJ 

+- lj' ·"··r •= v.-V, 
or 1', = 1',¡ = 0.6f1:b,d • v, bul vcl 2: 1.7¡¡; b,d b., d. 

1 1 M,..., and 

t? 1.. and \'11 ! 1',.,"" (3.5 11: f 0.3/,.-)b.,d+ V, M1Jd., +O SIN .. + V.,cot8)-A,.J,.. 
< • 

''.,1~·' 8 ¡¡; b,d ' F.1A, + f.',A
1 V =-- S 

' • 1--· . 
Axial Compresslon 

Y, = (1.9 ¡¡; + 2500p, V,d ) snd Shesr ·--- b d 

1l 
M, . N (411 ~_l "' 

• 8 

3.5¡¡; b,d¡, 
N v, S +- _!...-. SOOA, 

•: -~~ •8f1:bd • ' -
·-· 

Axial Tons1on ,. 
2 ('. s::O'A)ff b,d and Shoar ' = 

1 1 
~ r··..,.. - ¿. '.' = ~'·~~ s8ff'/l.,d '· lv , . 

• > 
---- -

Oetailing Rules Oetsillng Ru~s 

• Relnlorcement shall extend beyond the polnt al whlch lila no longer requlred lo reislst ftexure Longitudtnal eteel muat be 
lor a dlatance equal to thc ettectlve deptl'\ ot the member or t2d •• wh•th 1s grea&er , .. Detalted so tllal . 

• Fle•ural retntorcement &hall nol be terminatcd In a tcnslon zonc unlcss M., !!A 
&hear al cutott ~ 2t3 shear permlned, or 

A,J1 + A,,J,., ~ tf.d. + O.S .; • 
• sturup aroa. A,, ln cxcass of that reqUired for Shel!ll and tors1on.•s provided ... •(;- -o.sv,- v,)aa~s 

... A, !-60tJ.tU1 ... t sd/B¡:J •• or 

• lor 111 1 bars or smeller: shear et thc cuton ~ 3/o4 shear pernunad and cont~nuing 
rctnforcement prov1dcs double the area requlred tor flexure al the cutoff . 

• At s•mpte supports and pomt' or anUect•on. the dtameler ot the posUive mament lenaAon 
remtorccmem shall be hmlted so that 

.\1., 

'• ' -.::- . '· í 

-- 1 , ~ ....... ~ r ... ' 1 ""' .... 
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~lUM .. .!f:A 01· EOUATIOI~S FOR SIIEAR DESIGtliN AC"I CCIJ.E 

-·--··-·r~¡~~- ~·--'> T .... _; 
#- ¡.1 . .-._;: _L 

)· . .•. ---
f.==! 
~ •. -l 

1' 
v= to. jd 

v; :002},' 

"· = O.OJ /,' 4-= 
"· (w-·v; JI>. 
-¡-=-i-.-

o''-1--r-..,.-¡ --ll- -• 
1900 1910 1920 1930 1980 1190 2000 

Talbol's Stster. LOtd 
llllno1s tmd Zl¡;prod! 
E.'ulletm 29 U.S. Bvrf!'•u ot 
l88 te.sts Stillldards 

1-'-s-r ! 172 tests 

1 1 Rleh•O 
Grzd ;Jnd B;,::h lffiiiOis 

M¿jr.sch's 
Buoi 

Stu!rgst1 BulltU'n JSó 
20; : .. su 139 UJs:s 

.,_ 

1 
O!tO lfrOD IS:l!. 19-'C. 

Fig. 3 -1~!·.\c·an /¡ illlo .• hnu dni.L•Ii •llf JluuJ.\ ,,, 
.1, 

-- --· /2 
1ff1' - 1 7,7--· /ffJ~"\.\ f ~,l)u 1 ¡- ;( 7·--:.'. ,/]) __ _ \ -k- 9~"' ''--~ \{:·· .. u 1¡·' ,, ' / 

J./ J.._JL. !---" )J .. , ,. 

1b~:.:..:. '1
--

. ..;J f7'\. ' 
·, ,·. J/ 

(8) Panel loB.:JCa tn Sh~ilt ""''' ·'' ~--;;.;¡ 
1'r--:- ~/::u-. :· , l.. ~·- . . -r o·-'/' /'. : .·1 •. . / 

1·;-~: ·: r¡g
(:;¡/:f¡ 1 ... ~r:_ 

1 ! LE 1 
Y/ 1 

tr'., A r 
•. 1 

\,ii..:h.: e". • has hl:l."lllitkl'll ''' -U.PO:'. 

t,ftc, •;racliil~. tlie prim.:ip~llll.:h<IL· ~.LH.:"!>. in liw tolll"l"l."t"J.:'fi is 
n.:l.ttct! to lh.: prim:-ip;.IIIL'n"ill! )t.11;,1in r 1 :•s IUluy.·;_,_ he: ... • hl!. 5(hlJ 

/, = .1 ' 
(4) 

1 + J'.ucr, 

\\ hc'l': l;K. craclin!! Mn.·ss f L:an be takcn as -.1 0¡" psi ,- . ,, .. f.', 
(O .. n .,//, ' ~ IP1 l. Ft•• l;ugl· \':IIth:.; of r 1. lill' en~~..: l.; will O..•t:o:ne 
l• •ll~· am~ 1:1~ lll:lf.!IIIIUd!! of(j wili hl" ~.:oullnhctl hy thc: yil'lllin!! 
ul t!!c lciu(,,,;..:ml'lll :11 thl' l'lal.:l. :nu.J hy thc ahilny to llaJI!<>IIIÍl 

!>.lh·ar "lfC:\~·:~; ,-,, a~.·w:-...; th~o.• c:nu·l-..t:\1 imcrlilcc ¡.,l't.' FiJ,!. 5tbJI. 
'1 he: s!1c:,r -.tres" lh;.u can he IJansulittcd .J"'rno,;:-. th~ t:rm:k is a 
h.Jih"l i;..u; t ,,·,:ll· Ll :1L:l '' itlth u· omd !he a~grL·gat~. !1.1/;.' ,. 1 SI.'L' Fi!!. 

·+ll')l. "'' :!Í\'1"11 b! 

(11) Csi.:uJa,ad íJIICr1gf1 sJre:;ses (:) Local stroJSSes at t:t.Jck 

Fig. 4-Reinf'ún·!'ll concrc•1e pmu:l.\" .\llhj,•,·tC'clto \hear 

Fmrr. Eq. ( 1 ), thc prindpa: comprc!<.:o.ivc !-Ira m fur lile: h::tding 
1.lon ofthc 'tn::-.-.--.tr..ull rd:.'t.flnship ¡~ 

€, = -D :11121; - r¡-:::.-¡;1 ··-- 1 - -.• · ! 2m,,, 

. '~ 

1'. = 
" 

p!<.i m;d in. 

l'l11 r\:1. 1 .t!ltl U1111 Ul-it..., 1\:pl;u,:t.: ll'l' ~.1(, hj ~I.IS Ollhl th~o.' 

U.GJ hy 1 f1 . 
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J, 

f' 
' 

ja} Sofltming ol compresslve stress-slram cu1111t duelo 
transverse ~ensile strain 

Eq.(6) 

e 
1 

al crack shp l. 1 

{b) Average tensile stressas In c:mclutdconcrete as aluncllon of€1 

Fig. 5-.''illl'\.\-.\lrt/111 rl'iationship.\ jrn· c:rackl•tl COIICrt'lt' 

11 thc ~tirrup~ hnve reached thdr yit!ld stress and the 

crack bcgtns to !-lip. the average tcn~ilc !->tress in the con
l'l"t'lt' r, ¡, li11litt·d 10 

(ñ) 

Thl' pll'\ u 111, :.111..''"~·-'train n!l;ui,ut:-.hip'. 1t ~~~..·thcr with cquilih
riulllouh.J úll11p:¡uhility. c:an he u-'cJ tu ph:dit.:tlhl! load-dd'onna

uon r~ ... ponsc ol1cmforced concrc:tc hc:lllh :.llhJeCted to shcar. 11 

In add1111lll. thL'>L rl'latHllhhips c;mlx· u:.~.:d "' thc h:1-'i" for non

ilnr.: .1r ti ni! l..' L"k'llll..'ill lormuli.Jtlons. 1 !..l 
1 

DESIGN OF STIRRUPS FOR SHEAR 
In applyiu~ tht• nultllli~o.•d COIIlflll..'"'on lidd tlh:ory tn thc de· 

~ign of hl:~tllb. 11 i:-. Jppropriate to m~kc a num~r of sunplifying 

Js:-.umptlon .... A~ lllu~tr::u~d in F1g. 6, thc.: ~hcar ~tresse~ are 

a ...... um":d 111 he 11111 f11nn over th~.-·1..'1 fL·ctl\\.' .... hc~1r ~re a lvl, .. Tlu; 

lught..''l lnn,:!illhhu.ll :-.tl;lin e, Oú'lllllll_:! within thc w~..·h ,.., 

u:-.~..·d to ~·;d~..·ubt~..· thc pruu.:ip;.~llt..·n,ik :-.t1:1i11 r 1. For dc!~.ign. r. 

C.lll he .lpp1t•\llll:llcd a~ th~ Mr;.un 111 th~ llcxurJI h:n~ion re· 

infllll'l'nh:lil. Thc d~..·h:rmin;.ltinn ,,¡ r, ltH' a mmpr.:,tn:~:-.cd 

hcaiH i:-. ¡JJ¡¡,II,Uúl in Fag. 7. ror ;,¡ jlh.',lll':-.'ctl cow.:rctc IUCIIl· 

h~..·1. tl11..· nu¡~·¡ct~..· ... urrnunding 1hc rcJnl'''"-'l'llh.."lll will rcma1n 
111 1..'\llllplt..':-.'HIIl Ulltll thc :tpphcd ICihltlll CXl.'f!C(f... tht: prc· 

~tr¡;s, lllh . ."C \ 1., 1
1 
•••• wht:ll:./;,., ts thc :-.lit:" 111th~..: h:mlon v...hcn 

thc.: 'lllltllllhhll~ l·.,n~..·r~..·lc i:-. at /l.'! o :-.lh.'" lnlicu of mo1c ac

cul:tlt..'Likul.llhHJ:-../1~, l·.m he wk~..·n o1' 1.10 timc.:~./H .. 

Hl!ncc;. tor d~:..,¡gn 

T ... ···~. ·• .. ,. g 
"'~a•~- : •·=-·-

d, i":i b.d. 

J - ..... - b. 

-----r~lw' lh,----
"·+ A,., (• 

(B) 
Cross-secllon 

(b) 
Shoar 
stress 

(e} 
Longitudinal 

stratns 

(d} 
Blodol strolns 

Jnwob 

(e} 
Tenslon In 

wob rolntorcomont 

Fig. 6-JJnmr .\·uhjecrcd tn .drtar. momelll, and cr.xia/load 

,.
1
tu4-o.SN, u • 

. o 
... - -- -· • - 0.51\',. 

SI"'"'' • O.SY,. cotO 

+;""~-o.sN. 
" l±.d=ldl-O.SNII 

Axl•l Load 

Fig. 7-0t•tt•rminllliuu t~f.,·train r.~for nnnpre.\·trc.r:.r:etl beam 

r, = (M,/tl,.) +0.5N,.+0.5V,.eot6-APJP"2:0 (?) 

ElA, + EPAP·' 

al1hliuy. the principal !ensile strain E1 can uc related lO 
thc 1t111g•tudinal strain E,. !he direction of the principal 
COJll(lfC:-.,IVC StrCSS 6, an<J lhe magnitude Of the principal 
l'Oili!UC"I\'C strain e~ in lh!.! following manncr 

, 
c1 = e,+ (f,- r. 2) cot~8 (8) 

ll~..·,,~,.·c. 01:-. tlu: lcmg11tu.linal s1ruin r.., hcclunc!'l lurgcr and thc 
iudm.11um U uf thc princip01l cnmpn.:ssiv~: slrc!l.scs becomes 
!-.lllalkl, 1hc .. damagl! indicator" t 1 bccomes larger. The 
nontino~l :-.hl!'ar !'llrcngth V, of a mcmhcr can he expressed ac;. 

\', = \' +V,+ V
1
, =/1b,.c/,.col6 + A..f,.c/,.cot6 + v, 

.1 



= ~ff.'h,.'l,.+ A,.f,d,et•t8+ V,, 
·' 

¡') 1 

From tln: ~.:'rrc~'itm' lor thc avcr:ll!C tcn..,ik '"l"'' in thc 

kcd COIH.'fCl\: \Eq. (4) am.J (6)J. lhc h!ll~Ík ~IIL'" I;H.:IOI' ~~ 

. be dctcrmincJ a~ 

ll = 
4cut8 < 2.16 

1 + j5llllEI - IU + 24w 
(1 + 0.63 

p'\i aml1n. ( 1 (1) 

For MPa anu mm units. rcplacc thc 4 hy 0.33. thc 2.16 hy 
0.18, anu thc 0.63 by 16. Thc crack wiuth w ¡, tak~" '" 
the crack spacing times the principaltensile Mrair~ E1. 

lt can be seen from the previous expressions for P that 

as the tensllc straining of thc concrete im.:rco:t~c.., Ct.c .. E 1 

lncrcao.,c-.J, tllc ..,llc••r tli;lt~:••n he rc~istcd by tcn ... ill..· <.111 .. '"'· 
e~ in thc cun~:rcll! V, dccrca~l!~. Thc valuc uf thc 111 Íllt..'ipa1 
tcn~ilc strain r i will dcpcntl onthc magnitudcs tlf thL' lttll· 
gitutlinal ~\1';1111 f,, thC principal COIIIflfC~SÍVC ~II:IÍil 1'!, 

ant.l tht:: im:linution tl uf thc pi incipal sucss¡,:-; \scc Eq. tX)I. 
Strain E:! can be fountl from Eq. (3). In using thi~ cquatinn, 
thc princtpal comprc-.~ivc strcssf:! Citn he conscrv;¡tivcly tak

en as 

J, = ,. (tan S+ cot9)· ( 11) 

·ere 

V -V 
1' = -"--'' 

h ,,ti •. 

From Eq. (:\¡, (XJ. ami ( 11 ), F 1 Cilll he cxplL"~'I..'tl :i.., 

/ 

Table 1-Values o! 9 and p lor members with web 
reinlorcement 

,. I.OIIJ!IIUlhn.ll ~tr;un f 1 X llJ()() 

i/ $0 1 :5 0.:!5 $11.50 $ I.IK) $ 1.)0 :::: 20tJ 

6úq~! 1 c7.11 1 28.5 ::!IJ.Il ."\(1 o 41 o . .n ll 
$ 0.050 

! 1 11 4KX J.4"J '·~!...._ 1.2.l jtJ<. 1 72 
- -. 

U Uq~ 27 o 27 .. <. lll 11 l(~~ •10 ll .¡~ti 

::; tJ.U75 - - ---
ll -t.XS J 111 2..17 2 16. j IJII 1 h:'i 

e U!!f 23.5 26.5 J0.5 36.0 JX U .1•Jtl 
S O IOU 

1 ~ 1.26 2.5-t 2 ..¡¡ 2119 1.7~ 1.-t' ' -- ·---- --· , .. _ 
11 Uq: 2'\ (1 2'J [j J2.n :u.() lh <. 1711 

~ 11150 --;:· .. 2S~' 
----- - ...... -· -

ll 2.-l'i 2 2X \ IJ' l.)ti 1 !·1 ---
O de¡; 1 215 J 1.11 .13 o 34.5 15.11 )htl 

200 
Jl 2-15 2.:n 2.111 1.51-( 1 21 1 no 

--- _ .. _ 
thlct; 11) 1) no :n.o .15 'i .lX '\ 41."1 

•. 250 ·---
~ 2 10 2.01 1.(>4 1 ~u 1 • .111 1.2" 

¡..,ote: for p \aluc, tn ~1Pa umt~ ¡j¡\U.k (:1\Cn \.Jiu~·~ h)' 1:!. 

1 o u:-.t.: ~· ¡ IJ 1 10 LJI..'\! .. '1 miiiL" 111..:: n.:yuuL:~l -.1 :n t:¡ ''· 1 ...... ,:,..: · ;,·. 
¡u:cd ... lo Uctcnmnc app•~tpli:ut· \'aluc' ofH amll\ h11 thi, pu•
pu'l:, Tahlc 1 givc., ... uitahlc \'ahu:s of6 ~uull~ "'"' huh.:unn' ol tlll' 
longitudinal stnlin r, and thc shcar st.res' IL·,·d t'll, '. \\'hih.· thl· 
v;1luc' in T:ahlc 1 \\l"ll' L'all.:ulall'li a.'i.~u•mng. :• th:'~'"'·''l"l.u.:l.. 
sp:1cing uf 12 in. (3lJ:' mm) mkl a rnaximum i.ll:!!!•l·~:lh." ,¡,l.,,, .'V 

4 in. ( 19 mm J. it is lll:liL'\'Cd ll.:•tthcsc vahll"S aH' :•pp111p11:lll" fui 
thc full rangc of bcan1' nmtaining stimJps. 

Thc e valucs givcn 111 T:lhlc 1 ho.JVe bt:cn du-...l"ll "' in .... urL' 
that thc o.,tirrup s1rain r, ¡.., :ult.·:1!\t equallo O.lMJ:! :uul "' •n,lllt: . 

ti1:H. tur l1ighly strL·~ ....... ·t.l llll'lllhcrs. tlu: prinl."itt;ill·t lilll'' .... , .... ¡, ..... 

stress h. in thc concrete Uocs not exceed thc c1 u ... hin!! ... u· ... ·ngth 
f2nllU" Within the mngc uf v:alues of e lh:lt sati,f~ lhl''l" re· 
quircmcnts. the vahll"' ~in·n in Tahlc 1 willll''"lt in dt"L" tu 
thc smallcst amuunr (tf sl11.:ar reinJon.:L'IIIcnt. 

While the valucs in Tablc 1 can he appli ... ·U "'a T:tii!!L" of 
values of E { and t·~(,' (e .p. •. 9 = 36 dcg ami 13 = ~ .O'l cm he 
u~L·d provitlctllhal r, i ... not g•c:1tcr tlmn 1.,. lO' :md ,·u:· 
h nol ~rcóltcr th:.m 0.10). thl·y wcn· l"akul;¡h·d l111 lhl' up

pcr limtts uf lhc ran~c. Linc6lr intcrpol:•tion hl'l\\l'\."11 thc 

V6lllll'~ p.ivcn in Tnhk· 1 L"nuld he U!ict.l. hlll it '' u,ually nut 

wouh lhc L•ITon. 
At ¡l particular ~L·L:Iion or 61 llll."lllhcr suh.kc~t..·d ltl \'u· M,. 

ant.l N,.the requircd shcar slrcngth is Uctcnmncd 110111 

where the strength rcuuction factor 4> can ho t:~kc·n "' 0.85. 
The amount of stirrups fl"lJUircd at thc .scrtilm l';m tlh:n hL' 

found from Ec¡. (91 '" 

\' 
\',?. .;· -- "· - v,. 

While this calculation is pcrformed for u panicular:scc· 
tinn. a ~hcar f:1ihlll" L'aust·d hy yichlinl! of thl" ..,titiiiJI' in· 
vnl\l·.., yiclding lhl' •~·•nltun"llll"UI U\'l'f' a kn).!lh ,,f hl':llll 
ahout t!,t..·ot6 long. 1 h:nt..·c. lhc cah:ulations htr lllll" .-.l•t..·tiun 
can be takcn as rcprcsl!nting a length of hcam. ,/,t.:ot9 
lont-!. with the cakulatcd scrtiun bcing. in thl' middlc of 
thi' h:ngth. Thu~. nL·ar a support, thc lirst 'l'L"tiun tu he 

chcckou is thc "clioll 0.5d,.cut!l from thc lac·o ol tho sup· 
port. Near conccntrated loads, section~ clo"cr than 

0.5cl •. cot9 to the lo~ttl nccd not be checked. A.:. a ..... implifi
c;ltion, thc tcnn 0.5d, cotO may he takl!ll :ts d,. Sint..·c 
1 '163. thc ACI Cudo lws rcquired that at lcast :1 mi11imum 
a1 ca of s1irrup~ he prnvit.lcLI whencvcr \'11 l'XCt"l."ti" one· 
hall' nr thc shcar ,trl·n~th ¡unvidcd by tlll· l'lllll"ll'll'. Ft'r 
thl" 'ksign llll."lhod pi t:~CIIll"t1 in lhis Jl:IPl"l. it i~ l'l"\'UIII· 

mciH.kd that a minimum arca of stinup~ be pm' idcU if 

"" > o.:1q. < v,. + v,.> ( 16) 

A / 
-'-' > () 7'JF.'' ' 
1 

-·-.pSI 
) " \ { 
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i·q¡ :\H'.t tlllh:-. ''-'Jib:.:c lht" o::2 ny O Oh. 

OE:SIGN OF LONGil"UOJN~L REJNFORCi::MENT 
Ft~. X llht·.ll.llc•.lln: itdhu.·n~..:c u(sh":.u on tlie-lt:f!~lll' k.r~l'' 

111 thl· inu~tllldt;wl n.:tnlofcr:t:t._•ut \VItik lht: mmm.·nt i:. ''-'tu 
allh": \llltpk ... uppmt A. th.:n.· Sllllth .. 'L.'d-.. 10 h~ t:on:i.J~:t.t:llc 
tc"l,loll 1!1 1hc: l:lr¡~:ludi,,af rt"infnr,-. .. ·•ltt'lll u~ar tl;c: ~upp,,r.. 

TI u..• ll'•.¡utt .. ·d :~n~um in tht! hnlwm r.:inltltCcmr:nt ;.H Suppon 
l! t',lll b~ .t..:tcrnunt!J fro:n th.: fr~~ hudy di~tf!'arn in Fig .. l\fb) 
hy t~·Lmg n-·nlll't:t:-. ahnlit f\.tint C ;¡¡¡d ;t...,~umir.r that the lg
grq•ah .. ' mt:~rJ.,ck lorc~ in lhe L'lack th.u contrihut~.;s lo\', h;t'\ 
;¡ ., ..... _L11~1hl.: llltll;lt'lll aht•UI Pni111 C. h•r this unnprc:itrL·:.~l'd 
h:·.~t!l lile leu,¡k lorL.'L' rcquir,~d at llle ¡:lllcrcdj;c nlthc hc~r-

1 11~ me: a !,. 

7' = ( l'. ·- 0 . .1 1' t .. , o 
. ~1 • .' 

1 17) 

Fq t 17) !:1\'L.'' 1h~ add:titm:ll t..:n~uln Ju.: to . .:J,c:Jr.. 1-knc(-:, 
=.t~ a "•:~·:10n ~ul~je;.:¡e,J u:. a shL•ar \'

11
, a llhlJnenl ,.(,. and ilr& :..:ll.· · 

ial foiu.: N,. !lí~· J:m~;wt:in:ll r•.!tnf~,rceml!nt ~lll 1h.: tk ... m·Jl 
.tt:L~i.!,, :.Id,:,,¡-!~~.: loh:mh r llltiSl ~o.~ii,fy 

46 
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()_~,--!! <-l~--P.:'il'- 1' JCOIA (l~l 

Ql C]l • 1' 

.\1 "'·''"lttllo~t !II0!1H:IH hlc;ltioth. 11t .. · :-.ht'ilf force l h;m~t·, 

:-lt:ll .111.1 lt..:n~c. tht: tndi11a1iun of 1he di:Jg('~llal cornprc~~i\·C 

.... ,r~~,~t:-, dl:ii!~L..;. Al diíL'Cl :'\llpport:. ::nd ~lOtnt load~. th:~ 

.:h:tn~·: t•l llh lin:t:t:·o~¡ ,.., ,, .... ~o.-¡:llt'd '' uh :: fan-!<!ha!-:cd p;Hit·n't 
lll L.".•lllp:.··.·,•-.·: :'\t .... •• • ..,r:!'o l.!dwllng lidnllhL.' puiat ¡nad t~r th:.:: 
c1ih.'Ct :.:q·;ltlil. :a... ,·¡uw.-a inri~!. ~(.l) Tili~ fJnnmg o! th~ di· 
agul:'tl ... ,, ... ...,...,~·.., rc;J¡,.:cs the t.:n!\ion 111 tlk· longitudlfl:.:l r-:!in
kr ... · ... ·n¡L.'I\1 ~·au.~ ... ·d hy tlu: :.h~~ar ti.;..' . angit~ ij hr.c.1ntl.!:, 

:-.tc:-~:p.:n. DuL h' thi:. dlo!CI. Jelhion in lh;..· 1L.'in:orccmc!lil Ju~:" 
not ~ <-:rld th<H dut~ tu r:lt nl:'l.<ir!1llln moment alonc. 

MH1E'~:RS W!THOIJT V/EB REINFORCEM:ONT 
111 t 'o~t~..,~ , ... ~ tlt._ 1\ l.•· ·¡· ,, , ~h ~~~ 111 ·¡ ,¡I·.L· l. it '''~h .h:-.llllll'd 

lh:t! th~ .h.!;!•'n.tl .. :r.·.l~:-. in "el'' ~,.·,,r-:tainl:~g sti11up·. wuu:d he 
:--pal~·d .d 1LIII! 1 ~ tll ~;o, nar~~ ap;u1 Fn1 :th'tllhl.:i:-.liPI LOIII;IÍII

•n!' \\ l'11 il llllo 11\ ·l·,, ~l • .'llL iln.., ¡h,lnllpltt lll 111:1y lll.' Ultl'llll~~·rv .1ltVC. 

h._ u, l'. 11 a... 111 :¡'1'"'· ,,, ·h: lo u .... t: 1he li I:K·,,,,,, iu T:1hl: 1 h• n·,,l

li:HL.' tl1,· ·.l•l'.t! :-.lll'IL~:III !,f ,,,t:Jr,hcr~ \\;,¡,"'''' \U~h rdofna:~·rw:r.t. 
1 \•t lll.'lllh ... , ... ,,_.,,t. 'l~t 'ltrnt¡t:-.,ll:t• .thtllt~ nftile cr ,c' .. ·:d L.'tllt· 

Ch''' 1 • ~l.llhlllil ··~.:;• .. t:- ~F:n::•tily go' ._'1111' 1 hy lhL. • .· .. lth nltl:~· 
dl,1 ~~;..lnal L.to~. ~-..~ l·.ec· f'.! 1 11• J 1 Tl,c l: ;; .. l. .. , :• l•h .:.Jn tx· t!k~n "" 
!h .. • :':lttL.'iu::: 1··;1\~i~ .rr:tin 1:1 muh.ph.:J :'\) ;J•r: .:;-.~.-h ~.p;..:.t.::J:-,g 

H.· .. ·.· ·. 1· 1r ,, ¡_!:,en v: lo 11: u:· r t. 11.~· 'al.!:u · :, · ·q. !h \\ 1!i hl. .l fu11~ .. 

11.1,,. ''' i:k ~·1 .. d 'P:~L.·i,t~ \',Jih n•ot._' \\t•l.l)- :-.¡t·t·:..•·l ~:r;·~,.·i., r1;. 

'"': .n~~ ti: jm, ..'1 .. !t :ar .:;q o;Jt:ÍI:~~-
11~. ·~ ¡l;,r·!l.~~-·, 1!.• :1'.'-l:,loplt.ot" llt:Loh :•: ll!io.,d.·•,¡¡~t1 Pll..'thtlli 

·:• . . h' ¡J:o\t~ 111 .. 1 t.t•: ... ,.,,·¡,¡r-•· hu iliCtll:·~·!., \"ti:.,¡JI •.lit tuno.,, 

•t1t' .tu~: .. •;¡,.l . · ...... ·¡,, \..-,!ll"· ... .,m.: ~~hlt•.: '' t.h.:iy •.p::~.:cd :t~ O .lp· 

JI' • .. ·.l¡, ·. ill•• 1'1:~· l t ., '· .... ¡:·¡, il~g \\1.-·ul•. 'IP th t! h ~ .. !lt'd \, 
;,nd dh, -'i'·h':t');: h jlLIIII.IId)' ~~ hllh'liull ul :j!.; ¡;¡ hlll,!:llt dt'l· 

\;ttH.'-' ,,,· "O L'o~ :•. :!lht.('lll¡¡ h:Jro., 01 t•el H','l: 1\'llilUIO,.'\Io!-' h:t;;-. olll(,. 

,·,. ·~-. lt .1 .• :.:.··~··qn•l~t·lt.· 

r .. c, SttliCIIiiZti Journnl ,' .ldfnlary·Fehuruy 1996 

~¡-¡'k, 
1 

1 i ,j 
l¡ ·-) 

i J.o.:otiJ 

(b) 

1' 
(.!. -0 S 1: }COl 0 

·1· l_ 
-___ -:;;¿:y 

~...,.---~ 
Fi.:• .. ,·; -·il!!ltienn• ~(.~hem: on fr. re rs in/on.o:irudi,:rd rdn· 
!; .. ~ llll'll/ 

·¡¡·"· Jilctor rl. whi,·h is !he indi.·atn;· or tho ahility of !he 

l·r.¡d;.t•,J nmcrc:tt' 10 tran~mit shC'ar, ¡..,a f,m:-lioll uf O. r 1, nnd .. tl. 

h 1! ¡·i wu ,·ahtL'' of r, :mcl.\'1 mul a d•"'t'll v;tl;n~ or U, th': f:tctnr 
!i ~··'"k ..:aktd.atcd f•,uu b..1. (lJ), llfl), 1 !'.~) ;u•d :'1~). Tahlc:! 

¡j,¡.., th~ valut:~ of a thut will resul! in th: h!~ht·~;¡ f~ values for 

t ¡¡d ... l·d .::oncr~.·t~ .. The 11 valuc" in 7f¡tbl~ 2 u,.,.,'t' <k'·rivt-J t:s!\um· 

111~ &1·.:• tht.: nlaxinhu~l :tg!!r.:galt· !\it.~: a v. ,¡;, V1 m ¡ IQ mm). 

1 :nw~·.·cl. the 1..1hul:!!eJ v.t:urs can be w.cd t.u OUi..:r a~~gate 

!-ll;.:, by u ... ing iln .. ~qui\:llcntlip:;.·¡ng p:u:l!neh:! sr.. f"\ec Eq. 
( 1011 'ttdl ih<tl 

1.38 . \' = j; ---- tn. 
''t' ,~a·rO.iJl 

11 Q) 

h11 11111\lltul::. r.-pl.:~.:c thc I.~X hy Vi <llltllh.: Of,_1 by l6. Fm 

nteml,t·t~. "ith,lttl wcll·di!::rihutc<.J C'!~:r...l .. c,•,Jirdl rcinto¡·ccrncnt. 

llw n.td. 'P·Ii'lll!.! p:tJ.IIIl':tu .\, "ill iu...:a·a·.,,: ;¡·, lh~· mcmhcrsi7c 

tllt't~.::t .1'' Ir '·"' :tpn;u~·nl ftt~~n Tahk:! t!t:tl ;,n incr\.~:ISC in .\'x r~

'ul•. 111 ;~ .kc1:..:a~~ in ~hL.!arcapacily. 

c,'ILI tndng cviJ~:tlCe pf thc redu:-tion in c;h..:ar Mrc~s 

\.·.tp.~. ti• 1!1o:l oecnr!oo ;.s mcmhcr~. ,Ll''OJII.: l;ugcr w::t.=i pro· 
·.td.:t! hy ar. C'ICtensivc! experim•!ma: prngr~m conducted 

iu f;_¡p:tn hy Shiuya. l!t al. 14·.., :11 thc pro.~nun, lightl)• re· 

:••f,ll't'l~d hcalll-' wHhout o.tl:r:ups and h·•ving eff~.·ctiv·: 

d:ptl::. d nmging fn:m 4 w 11 X. iu ( 100 to ~000 01m) were 

ll"tlllt uly lnouh:d ~util f;.•ihuc. Fig. 10 uun,-.art"s 1hc oh

""'' 1 d i'.tiiu:e :-.ltc~tr :.trC~!oo·..:~ ,,.r ntlt.: ~ct ie.., uf thc"'c hc;uus 

\\ ¡¡[¡ 1!11..: f.dlmc 1oohc~:ll'!\ prcdk·k•c..l hy !Hllh thc 1'.\<.15 A('l 

: ·o.IL : t' ,pn.· ...... ion~ oa:ulthc p:cncr:tl n.,·ttaul. lt ean he ~~en 

tl:.d 11 1•• lli,!.!L":...I ht.::llll 111 flli, ~l'fll~~- fo,ilrcl ;&1 a "hc:tr s;rclo:s 

1t . .., than olt·~··lmlf of lhc tailun: ,,l;~·;tt Pr~·dit·l~d hy the 

:••'h \1 'J ( 'n~~~· C•f'•al:un .. .;. 
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!<r.iun "hL:T~..·th~o.· ACI cqu;Hinn:-. ~.:an hl..' \&:ry uncnnservativc. 
On thL' othl..'l hand. fnr uniformly ltloalh:d members. mem
he'' ''''h itK"ilnt:U prc:strcs~ing tclh.lons. and member~ 
suh(ú'h:d hl l11gh ~lxtal t..:n:-.ion, thc ACI cquations can he 
c>..tr~..·nh.·ly ~..·un~l..'rvatiVI..'. 

CONCLUSIONS 
h ,, l11..'1it.:\l..'d thatthl..' mcthntl f'~'-''L'Ilh.:d in this papcr is ''imc

g_l,lh.:d:· ··,uuphru:J:· anO givt:~ ··a phy~,~..·al signitic.:ancc" lo thc 
param¡;h:r!o. t'k!111g cakulatt!d. Fur t!X<Ullple. the shear carried by 
ten:-.ilc! !'ltre:-.scs in lhe concrete V,. is mad.l! a function of the lon-

. gitudinal :-.11aining in thc: weh ofthc mcmh:r ErAs E.t increases, 
\', tk·,:ll.:a:-.~o.•,, ln~o:rl..':t,ing thc lllilt!lliludc of thc llUllllCill nr :tp

plymg ;t\i;li IL'Ihion increascs E\ anll h~:m:..:. decrea.\eS V, Ap-
plytng axi~tl Clllllpre~sion or pre~tress or increasing the area of 
longuudinal r~iufnn:ement decr~.a-.csE, and hence. increases ~-· 

A l...c:y f~~llull.! uf lht: ncw pro..::cdur~:-. i:-. that they explicitly 
con:-.il..lcr the intluence of shear upon the longitudinal rein
forcemcnt. lt is believed that if engineers understand that 
:-.h~..·a¡ ~..·au ... ~s h .. 'nstnn in thc lnn~itudin:tl rcinforcemcnt, thcy 
wt \1 ~~' t~id .... omt: uf thc: more :-.c:riml:-. di.!t~ailing errors that are 
:-.om~llnh.::-. maJe in currcnt praclice. 
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NOTATION 
A

1
,. = •• r .. ·_¡ of pre!>treo;scd longnuduul r~intiucernent on Hexuraltcn· 

'hlll !>l•k of memb<:r 

A, = •• r~:.a ni tongnudmal rdnfun:ing har' un ftexuraltcn~ion s1de 
tllml.'mbcr 

A, 

1•. 

.1, 

E,, 
1' 
1, 

l .• 
J,. 

1 .. 
¡, 

1: 
J: ..... 
¡, 

·" .. 
"'~ 

•.. 

= :u.:.t tlf ~hcar rdntorcemcm \\ 11h1n di,tance s 

= ,.¡¡,.,.,\ ... "d' Wltlth wl. ... ·t• ·" n•••~u•unu wch w¡dth wnhln 
... ·u .. ·,¡¡\o.: ,h.:.1r 1k¡nh ,¡, 

= d•''·"'~'l! tu un t:J.trl!mc \'111\lln.:"••m hho.!r tn Cl!ntrutd nf lon{!i· 
luohu.tl h'll'l<lll •~·u¡loi!Lo.'IU\'111 

t'll.··••'c ,h •. u tkptilt:~l.. .. ·u ·•' 1\, \HI,tll1·v..-r unn wludtii\.'Cll 

n .. t ¡,,. 1.1l.l!n k" th.mlt Yo/ l·or !lh''ll''"CJ mcmhl:r~.,/uo..·o..•dnul 

h.: l.•l..cn le~' than OJII11n d.:t.:rnmllll!c! ti, 

= mt..Julus nf c\.a'iticny ol rrc,tn .. ·-.~m¡; tt.·ndon'i 

= uu .. lu!u:-. ul l.'i.l'ildly t1l ro.·mtnro..·m¡.: h. u-. 

- '1"•111,·,1 ~•lllljlfo.''"\l' 'll\'11.)!111 t•l t'IIIILfCI\' 

.::::, •·•·l.•n~ 'l• .. ·n~lh ul o.·uu.:•o.·¡~· 

= '"''" 111 prc,trc~~cd tcnJnn whcn 'urruundtng concrete 1~ :r.t 
ll'fll \UC') 

= dt,·.u\c 'tro.·" in prc'h~·...,~··l••·•~•l••u altr..·r ~~~\¡.-.,e, 

- ... , .. , .... tl\'lhik \ll\'" 111 ~-···· \.,,¡,,.11,1\"lt.' 

= p••u~ 111.al ,·umpr~.·.,..•\..: ,tf\·" 111 ~·m,H'Io..' 

:: .. , .. ,h•og .. u .. ·n~th nf d•arun.•lly tr.•o.l...:tl .:uncrete 
=- ,.,,.,,,11 h~.·¡¡!htul m~.·m\~¡ 

l.h hll<'oiiiUIIIIt'llll,ll..~·U ,¡, 1''''111\l' 

... 1.1. h>lo..'tl.l\l,liln.t.l l.ll..t·n '" po-.tln.: l••• lt.'lhtun, lli..'~aii\'C: lur 

•'""'!'••'''" 111 

o. 'l'·•··m¡.: ••1 .. tw;tr fl"inh•r.·o..·no,·tu 

:·,,,,,l. 'P·••·m~ par,uncl~.·r hu m,·mho.·o· wilhtoul .. urrnp~ .... ll

··qlltt.•l··•u \ .1\u .. · ,,¡ ft In¡ h.·.uu, '' lt, .,. :'l'¡!lt'g.•k' -.11c ¡, uul 'll m 
~- ,h,·.u ,u .. ·n~lh p¡uvid~.·d hy l~.·u·.•k , .. ,.,.,... • .,in tl,¡.:\.ctl \lllh.'H·I;: 
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un•ts 
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b,tl. ¡; = 3500 psi (24.1 MPa) 04 
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1, = 52 ksl (386 MPa) 
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Fig. /0-/l~flm•nce of member .~ize ami maximum agg"gale 
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Fig. 11-Corrdalion uf eXflerimemul uml predic·Iedjailu" 
.\ht·Cirs.for 52 X lt!.\'IS 

\'., 

1',. 
1', 
1' 
~· 

E, 

E, 
f' 

<i 

- lllliiUU;t\ 'hC:Ir Mt\'ll~lb 

= vcrt•ca\ cumpnncnt ul rrcMre,~mg 
= ~hcar ~trenglh provaded by sttllllps 

= factnred ~hear rorce taken ns positíve 

: ICD!<oilc !rolre!o' (aCtor in<Jicating :r.hi\ily o( c:racked Concrete 10 

tr:anMml !ohcur 
= t'N'inclp;.~l h:n:t.tlt: str.~in in crud.:ed cnncn:lC 

= princip:r.l compres~ive strain 1n cracked concrete 

= !olf311l tn concr.:te when/" re:r.chesf/ 
= ani!.IL- i.r mdino•tu•n nf princip¡¡l compn.:"'"ivc 101rcu in cncked 
t.'tllll'ICic wuh n· .. pc\:1 tu lungitudm¡¡\ a&i:t. ul n.ctnher 

= :t.trcni!.lh rl!ductinn 1 a\·tnr 
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(b} Member without sllrrups and w/lh concentrated 
longitudinal rcmlorcemenr 

(e) Member wlthout slirrups but wlth well distrlbuted 
longitudmal remlorcement. 

Fig. 9-/njluencc: o/ reinforcement on spaciiiK of tliap,mw/ 
cracks 

Table 2-Values of O and JI for members without web 
reinforccment 

Loii!!IIU!.lm:d '"'""E, x IOUO 
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PROPOSE.D .Sn~Ah W~;:,¡uí, rt·h ......... ~ ..... vr.;:_ 

Thc ¡;eneral cqlwtions of the modillt:d compn.'"um flciJ 
thcory. which are intcmlcd to account lor th~.· l·omplcx. hc'

havior of diagnnally t.·racked concrete. arl· nulfl' 'uilcd fur 
computcr r.olutiono,; tc.g .. ~ce progwm RESPONSElthan fur 
hand calculatiu"'- With the 9 and JI tahk': lhl' m<ihod be
comes simple cnuugh tn sol ve by homd. hu dc~•pn. thc stcps 

are as follows: 
Stcp 1-At thl· lksign ~C4.:'tinn. l'Oikulall' 1hl·· .,;hl":•r stress ,. 

frnm ¡:.¡_ ( 12). 
SIC() 2-Caknl;ul·thc lungitudin;1l straiu r, hum E4. t7l. 
Stcp 3-Fltr l11l'l11hcrs with wch rcinftu~.·~,.·,,,e,lt. dutuse thc 

v:llucs uf e mul 1\ 1 Hllll T;lhle l. fur llll'Uihl'l' withttUt \\'~h 
rcmfurl'l'llll'lll. d1uuM' lht• \'ahll'' uf U ;uull\ IIPIII T:1hk ~-

Stcp 4-Fm llll'llllll..''"' withmn wd' ll.'inh '":'-'1111.'111. use 1:4. 
(9) to detenninc !he nominal strength. For mrmbers with 
web reinforcemcnt. use Eq. (9) to detcnnine thc required 
amount of web reinftlrccmcnt. 

Step 5--Use Eq. ( 1 HJ to check the capacily uf the longitu· 
dinal reinforcement. 

EXPERIMENTAL VERIFICATION 
Thc ACI Cmlr shc~1r dcsign cxprcssions WL'tl' uhtaincd 

by first categori1.ing beams and culumn!' into 1he follow
ing groups: nonprestresscd members sulljcc..·tl·d to shear 
and ncxurc unly: nnnpn.•slrcsscd mcmhL'I ~ o,;uhkl·tc.·d lo 
axial comprc!-lsiun: nunJncstrcso,;cd m~.·mh~o.·r, ~uhjL'Clell "' 
axial tension: uml prestrcssed ml.~mhcrs. 

For each or thc prcvious groups. nn cmpiriro1l c-quatinn 
wa!-. dcvelnpc.·tl 111 pao\"idc :1 guud fit In IIH· ;1\ail:lhiL' c.•x
pcrimental data. Must ur thc equations wcrc dcri\'cd in the 
1962 ACIIASCE Shcar Committee reporl 1 ~ using·the-data 
available at thattimc. 

In contrast. thc shc:1r dcsign mC'Ihod in thi"' papl·r was 
Ucrived from th~..· modilicd comprcssion fil'ld thc.•tlry that 
is based on eyuilibrium. compalibilil). and the stress
strain charnclcrislics of cracked rcinfor~.·cd t:nncrcte. In 
tlll" lund:.amc.·nl:ll :1pp1nad1, uo fallinp. lal·tm"' '''-'fl' \'1\1-

ploycd to match thc prl•Uictiuns tu avail:.thlc hl·am tests. 
Thus. it is of considcrahle intercst to compare! th~ accura
cy of thc C4u;1tion' n:sulting frurn this nr\v IHl'lhud with 
thc accumcy of tlu.· tr:1ditinn:11 All cquation~. 

In Fig. 11 thL' L'XJ"Il"rimcntally clctcnuint:-t.l failurc shears 
from 528 tests wcre c<unpared to th.: failurc shcars predict
ed by both the ACI eyuauons and lhe melhud presented in 
thi'> papcr. Thc~c tests cncnmpo1ss a wh.k r:mp.l' uf cruss
scctional shapes. sizc~. material propertic~. ;md types of 
loadmg, as summarized in Table 3. The spccimens selected 
were those thal failcd primarily duc to hi~h shcar stresses. 
Spccimcns with short shcar span!<r. wcrc L"'u·lmkd bccuuse 
such members should be designed using cilhcr strut-and-tie 
models 12·17·18 or the ACI deep-beam equ:ttinns. 1 rather than 
thl! ~ectiunal ue~ip.n :1ppruaches dcscrihl'll in this papcr. 

As sccn in 1-'i}!. 11. the propus~.·d !!l'll'-'lal llll'thud prc
úiL:t' thl! failurc :-.h~.·aro,; mure accumtcly thanth1.· ClJUatinns 
or thc currcnl ACI C'ut.lc. T¿ablc J intliratL'"' ..;itu:Uinns 
whcrc the AC"I 'hl·ar liL·,ign mcth,,d t,:an hl· n·ry imu.·l·u~ 
ratc. Thc!-.e !-.ipwtiou:-. induJe laq;.c. li}!htly h.·inh'fl'C\1 
mcmbcr~ anO mcmbcrs subjectt!d 10 high axial L·nmpres-
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111.- -F L E X 1 O N 

1.- HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA. 

A·l EL CONCRETO NO RES l STE ESFUERZOS DE TENS J ON. 

-
Bl LA DISTRIBUCJON 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. 

1\ 
1 \ 

1 \ 
1 \ 
1 \ 

1 \ 
1 \ 

" 1 \ 
1 \ 

1 \ 
1 S'"' \ 

__ ;::~:~·:: ___ ~ .... )' 
.... /~,.... ~ 

~ -

• 1+~ 
T 
•J 
.l. 

Cl LA DEFORMACJON UNITARIA DEL CONCRETO A COMPRESION -
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCION ES: 

E.cM=- 0.003 



D! LA DISTRIBUCION DE ESFUfRZOS EN EL CONCRllO Y EL 
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN 

fe 

f'c 

-+---~~-~----fe €cu =O. 003 

CURVA TIPICA DEL CONCRETO 
EN· COMPRES 1 ON. · 

f'c ¡------- -1 

fa 

---------

-f.--~-~------ée 
Ey - o.oo2. 

CURVA TIPICA DEL ACERO 
EN TENSION, 

~ f"c 
1 -----! 

Ei T. --..... ..._! 

a 

a - o.ac f_]_:T 
- - 1:}-1.:. - ---- .... - . -------- . ··-··- -- -

j 
. Es 

2 

---~5. 
~ EQUIVALENTE 

= -

f*c = 0.8 f'c 

f"c = O.BS f*c si f*c ~ 250 Kg/cm2 

f"c = (l.OS -_f~) f*c si f*c > 250 Kg/cm2 
1250 
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CARGA P 

4 

GRAFJCA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO 
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -
REFUERZO. 

CARGA DE 
AGRIETAMIENTO 

p p 

- - -=---=-:....:..-_-_....,¡:¡ 

FLUENCIA DEL 
REFUERZO 

APLASTAMIENTO 

DEFLEXION A 



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

ll SECCION DE CONCRETO SIMPLE 

~ f'c = 200 

f*c • 160 
f•c .. 136 

60 
.... ft = 19.80 ... E .. 113,137 

Es • 2 X 106 
25 

;'&: O.Cf 

*e= eooom 
·, 

Al CALCULO DE MR; 
.... ,.. ¡ -4- = •. ., m 

Bl 

Ma = .·It I: = ft S = :·.ff bh2 
e 6 

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

MR = 2.97 Ton - M 

= -CALCULO DE ID ( CUitVA.TU~6..) 

é = .· ft = 19.80 = 0.00018 
E 113,137 

<iP = L = ..ff._ = o.ooolS =0.6 x 1o-s 
e h/2 Jo 

• 

Kg/cm2 

Rg/cm2 

Kg/cm2 

J<g/cm2 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

5 



~ 
-& 

2) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA CSUBREFORZADA> 

25 ~C41 :(J.()(),9 ¡-1"~~ r-· ·-t 1- -1 

J•abfb ·r L T e o.l.. _i..ú. 1! IC\ - . -- - ···--- . 
'1\ 1 

c:::::J -- i-Aei'J j_ 

. A~= l Uó c.14t 
¡_és-1 

( r/GU!\A 
• 

~ 
1 

Al CALCULO DE MR 
' . ·, 

SE SUPONE C•l7.oo 

a = O.S x 17 • 13.60 

es = ~ écu - ~cu = !,ll 0.003) - 0.003 .. 0.0067 
e 17 

és = o.o067 > Gd 9 /s. =· fJJ 
o.oo~ 

--t ~--Lf-. ~·N.:_ 
o. ~~~4 

FALLA DUCTIL 

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

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

MR = Tz = T (d- .!. ) = 46,400 ..(55-13. 60) "' 2' 236, 4B.O Kg -c:rn: 
2 2 

MR = :?.2.36 Ton-m 

MR = 22.36 X 0.9 = 20.12 Ton.n? 

Bl CIILCULO DE ¡i (cv~~:vA1"1JatA) 

ri ~ écu= 0.0030 = 17.65x 10-5 rtJd 
1 -

. e 17 c.m 

6 



3) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SQBREREFORZADA> 

Al CALCULO DE MR 

As = 30. oo· em2 SEC.C.IO" 2.5 X 60 

SE SUPONES .e= 35.7 

a = 0.8e = 0.8 x 35.70 • 28.56 cm 

és = ( d éeu 
.e 

-éeu .. 55 0.003-0.003 = 0.0016 < éy 
35.70 .. 

~00~ 

FALLA FRAGIL 
::N 

~ --- ....:'"-• 

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

T = As€sE= 30 X 0.00162 X 2 X 106 • 97 200 Kg 

NO FLUYE l!l 
ACERO 

.f$:. ~S t ~ 

MR= Tz = T (d-.!.) • 97,200 (55- 28.56) • 3'957,964 Kg- GI'Y) 
2 2 

MR = 39.58 Ton-l"l'l 

MR = 3 9. 58 X 0. 9 = 3 5. 6 2 Ton- Yn 

= -

B) CALCULO DE 6 C 'o~v.ll'T'Uf2A) 

(O=~~~= 0.003 = 8.40 X 10-5 rtJd ~1"11 
e 35.70 /t 

7 



~) SECCION DOBLEMENTE ARMADA CSUBREFORZADA> 

11 -p??22111 

A's 

50 ID 

A 
S 12ziÓza 

DATOS: 

Ae • 30 cm2 

As = 10' cm2 

B) CALCULO DE MR 

SE SUPONE C = 29.4 

a • O.Be • 23.52 

f$ = e - d' !eu • (29.4-5) 0.003 • 0.00249) fy • 0.002 
e 29.4 A..v'/~ ~ cv~J.Prt.i:SIO~ 

é. S = d E cu - ! cu .. 55 
¡- ~4 

O.OOJ 

o. 003 - o. 003 = o. 00261 > fy\~ 002 
. +\.v"\1!!. f!lll .... ~JSIOiool 

_______ E.N. Fb.I..LA OIIC."T 1\, 

o.oou;¡ 

el = abf"e = 23.52 X 25 X 136 ~ J9 968 Kg 

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

e = c1 + c2 = 79968 + 4oooo • 119,968 Kg 

T = Asfy • 30 X 4000 & 120 000 Kg ~ ~ 

8 



MR = C, Id - a) + C1 (d-d') 
:r 

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

MR • 5' 457,816 Kg -GIM 

MR ., 54.57 Ton-W. 

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

Bl CALCULO DE ~ 

~ = écu = 0. 003 = 10.20 X 10:-"5 \'"'Od /c.\111\ 
e· 29.40 

= -

9 



-o 

• 

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

~cu=0.003 l 

.----.....Y-·--

..._ _ __. - - - ·- - -- -- -- '---~--
+M 1- 1 

Es=h•0.002 

SECCION SUBREFORZADA As~ Asb 

SECCION SOBREFORZADA As > Asb 



::A'-."''t./( O :J~l- EOR"'CNTA '""" :.=..:J• .q.,¡r-=- ···-- ~ - . "-·-. -- ... ~ .. _. __ . ...., __ 

¡:,_.,=aoca ~., 

t--I 
.e 
:--- -~ 

• ' 
T' 

~í" 
:r· 

4- ... a¡. bf'í: ~l. 

t 
As.6 "ti IJ.l._ 

:k -Asé fy 

b 1 ¡es .. ~Y -1 

P.ó "' As.¡, 
órJ 

r-r --

Cb : P.& .6dfy 
o.s Ó.f'é 

- ~ dfr 
o. e f"'c 

O.Ot:?i3 : J,;L 
éy -to.ooa J 

o.oo;¡ ::. ~ d~v 
0.8 f"c.d 

?.6 = o. s -F'é ~ooo = -

fr +r+¡;.ooo 

fy +-0000 .. TY 

11 



5) SECCION BALANCEADA 

A) CALCULO DE MR 

es .e·y • !l • 4000 • 0.002 
Es 2x1o6 

' 

DE LA FIGURA 
.S • d e = a écu 
e cu é.cu+Gs · C:cu t C:s 

e • 55 x 0.003 = 33.00 cm. 

0.003+0.002 

a"' O.Bc .. 0.8 (33) • 26.40 cm 

LA FUERZA DE COMPRESION ES 

e = abf"c • 26.40 x 25 x 136 • 89,7&0 K9 

POR EQUILIBRIO 

T = e > Asb fy = 

Asb = 89760 = 22.44 -··---4000 

MR = cz = e (d - al 
2 

89,760 

cm2 < 
MR = 89760 (55 - 26.40) = 3'751,968 

2 
MR • 37.52 x 0.9 = 33.77 Ton-M 

Bl CALCULO DE Q ( ~u~vl''TVIZ.4) 
Al ,-
'f .:::. ~ .. f_v 

e 

12 

= 0.003 • 
33.00 

> As 

< As 

Kg - cm 

(~ALLA DUCTIL) 

(FALLA FRAGIL) 



M(róN-m) 

-p= 0.0~18 
1"'. o. Q:) 7!1 

.f'=0.02/8 

.¡;-= ;P!J • o. oo~ 

~ -

,~ _; ---:-·..;.: 
' • ~- 1 • • 

-~6 
1 +·-

~515n=NCIA ~ C¿¡"~'rf4 -
ru~A~ opreNIOAfJ EN 
L.05 ~;1.1Pt.O() ANí;:~¡Q· 

~!EG. 

.. 

'f'-·---- ----------------
.P(r~) 

13 
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RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO 
C~COF-8r) 

ll .REFUERZO MINIMO 

-Mag .. ffi 
YI'\AIC 

ff =l. 4 -/F"c 

1.2> SECCIONES RECTANGULARES: 

Aamin • O. 7 M bd 

fy 

2> REFUERZO MAXIMO 

2' 1) Asmáx 

{ 

Asb 

0.75 Asb 

(NO SISMO) 

(SI SISMO) 

2.2) SECCIONES RECTANGULAREt-

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

14 



RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZD 
(RCDF-Br) 

1l REFUERZO MINIMO 

1.1) MR ~ l. 5 Mag 

Mag = fti 
y 1"\A)( 

ft=L4-{f7""c 

1.2l SECCIONES RECTANGULARES: 

Asmin = o. 7 M bd 

fy 

2) REFUERZO MAXIMO 

2 .ll 
{ 

Asb · 

0.75 Asb ·S: SISMO) 

(NO SISMO) 

Asmáx 

= -

2.2) SECCIONES RECTANGULARES 

Asb = 
f"c __:4:...:::8~0~0- bd 
fy fy + 6000 

15 . 



0-30 

FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE 
-FORMA COMUN 

A> SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORlADAS SIN ACERO DE CO~· 
PRESION. 

h 
r. 

~ dl 
t- b -1 

P.OR EQUILIBRIO: 

al:lf"c • Aafy 

a • Asfy • Pdfy 1 

l:l!"c f"c 

~-~ ~e-l l 
;r ~ . . tll/e 

-· - .L- _C.W;¡'é 

._____,_ ¡. Aef!! 

MR • e (e!- ,!) • al:l!"c d (1-,!) • _elli bf"c d (l - Pdfy ) 
2 2d f"c 2df"c 

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

a.eo . _ 

Q.(Q 

. -----¡ ----+---;----
o.to o. ?O ,;; . .30 

16 
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--- _&,_~.,....: 

-·~---- \ 

--- .lo'' 

- -- .... --.. - -: :---.~-~:.r -.\ 
_.,...~\ - . ..:;,~...,.,~ -- - ~·•1 . . ··- ../. 

, 

di 
L. :::.:3 -t '' --~- ...... :.,... ,..,5 

......._, .....__, 

~ j_ c=:J 

¡- b -i 

1
-( ') ¡ a "'' (~-...!').] M.~ • r=r- _ .t:~ -:"16 h , d- ~ ) -r ,.., ~ /'3 - -

el~ 

e¡= (.t!~-,45)/::J 
h!c 

f"O!..O 51 

( p -?' J~ 4:~o 
(.:0::..15 -t~ 

r,. 
r e 

r,-,;.-¡_,.(,.-,!\1 ,.-, ::: ¡• 1PI¡rA ~· ·: &:¡ "'c.::=,.._ 
--. -·- J, ..._, __ .lf'!, '- .--,-r """(-- -- M -f't,.;' 

,, ... 

1 
:;¡ 

17 



·Z':CIOI.J T ~W?t:e~n:rv'(C ,~ ::!'.. .1 ·~ • ,_, , "'! 
,:.-· ,_ .... . .. o. . _, 

r~~r.-e~.~~,¿,~ ; 

,..... - ~ .. "~-. -1 -=··~ 

-'l:') 04t.C()/.0 U Me. 

2 5t.J.-.;N~ C: e t. SI CN. 

a= o.s.= .a81C et.9e lr 11.~ CN. 

!,: .e-"e;..-4-·~ ().I)(JfJ =t1.atJ.f776~ .. +'• =IJ 
~ . 

Ct= CO.-ri)b'f''c::(f7.0fl>•f0)~1C/~ti:. tf,(J(X~. 

Ct• :'6.fi! :.IO•IPO., I!Jif.: ~61000 ~. 
e= et1.oo4 + t.!lr,.ooo = /tíO, Po" ~J. 

T= ~ f'.:J = t:e:r'f(X)O: lúO,(XJO Kl'· =:; 

M~=.c,(d-a~ 2? ¡,.c. {d-fJ 

M~ : 77.~ <o.~: 70.It; n:JN•/rf. 

e.-) c4tt.c.:.~t.o ~= -f rc.-lt.IIATIJIU+ 

"f = 6. - t:J.;;]O'f7 _ a.opoee r-ad e- 7!.,~: - cm. 

18 
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1:1~ 9.1 Disefr:> de una v.ign rc.-<;.~.;c~?ular siJJPlRT,..:n•;e cu.-::·'ll)a 

Cbtcner las diiroensianes de una viga nctangular y la cuanUa de <><:•:ro 

1\s para resistir los siguientes m:mriDt.os (en c:cndiciones de servicio) ; 

Md = 7 .SO ton-m y M¡ = S. 00 ten-m. El agrietaniento por flcxifn debe 

ser rClllisado CXI'l el refuerzo: suponga que la viga está expuesta a la 

intanperie. 

Usar 
1 2 

fe = 280 Kg/r::m 

fy =,4200 Kg/cm2 

z = 145 (ex¡:osici6n al exterior) 

CALCULOS Y· DIS:USICN ref~as 

l.- E;l p:roceiimiento de disei'D canpleto para secciones rectangulares 

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

riliro, usando el porcentaje máx.im:l que se permite para los miG!Ibros 

a flexi6n, 0.75 Pb 

Paso l. Cálculo del porcentaje máxino de acero* 

6000 
---- .. 0.0283 

6000 + fy 

Paso 2. Cá1culo del bd2 necesario 

.Resistencia a la flexión necesaria: 

U= 1.4 D + 1.7 L 

~~= 1.4 X 7.50 + 1.7 X 5.0 

"\¡= 19.00 ton-m 

1.0.3.3 

10.3.3 

ec: (9-ll 

19 



.. 

* Los valcrc·s de Pb y O. 75 Pb se plC('I~m obt~cr tamhll!n dir~!Cl
te da la tabla 9.1 

_._P:~v'-:-,-- l 
o.ss fe 

m 0.0212 X 4200 ( 1 - 0.5 X 0.0212 X 4200 ) 
0.85 X 280 

R • 72.38 Kg/cm2 i.3.2.l 
n 

~ • 0.90 (fiex1Cn) 

M 19,00 X 100,000 . J 
td2 nec. = ..;..·""-=--U- = e:: 29,167 an 

41~ 0,9 X 72,38 

Paso 3. Dimenaiooea del e1em=nto 

b:i2 < b:i2 
nec. - disp. 

Sea b- 25.0 cm (ancho de col\JliM) 

~ .. 34.16 an 
d·~ 25 

Peralte mfrUno total ~ 34.16 + 6.25 = 40.4 cm 

¡ ' 

Para la resistencia a la flcxi6n, resulta adecuada una viqa de 

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

tal de 40 en es un ¡;:ceo menor que el requerido segGn el crite

rio de esfuerzos acinisibles. Debido a c:!SO que las deflcxia1es 

pueden s~r im¡xu."Ulntes en las vigas di~~fudas Cl%1 e:l crl terio -

de resistencia !ll tUna. 

20 

Paso 4. Con el peralte total ele 40 cm, se calcula un 

\"alor r<?Visado de p. 

Ca~ ilustraci6n, se calcula el p Cal cuatrO 

diíer~>.ntes ll'étoclos 

d; 40 - 6.2 = 33.8 cm 



.. 

(1) par f6rmula (no'!tcr:1o Cl'..ñ.:t.o): 

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

4! (bd2 disp) o.9 c25x 33.r> 
= 73. 92 Kg/an2 

• 
. 0.85 fe 

p- (l-

.fy 
l-~) 

r~ 
2 X 73.9 p= o.8s·x 0.28 

1 1 
_ 

4.2 
1-1----- )a 0.0218 á P¡Mx 

0.85 X 280 

(2f Caol las c=vas de resistencia c::cno las de la ftQ •. 9.1 

para Jln = 73.92 Kg/an2 (lOSllb/pul~)! ~ 0.0214 

(3) ecn las tablas de resistencia cano la tabla 9.2: . , 

Mu 19 X 100,000 
para--:--~--= =·0.2640 

~f' bd2 0.9 X 280 X 25 X 33.82 
e 

w= 0.327 

p=' wf~ /fy = 0. 327 X 0.28/4.2 = 0.0218 

(4) Con apr=imaci61 lineal: 

~ (poriginall 1Fn revisado) 

1Fn original) 

~ 0.0212 X 73.92/72.38 = ~Q217 

Paso S. Cálcul.o de As necesaria 

As= 1Previsado1 (bd) disp. 

As= 0.0218 X 25 X 33.8 = 18.42 cu2 

21 



2.- h:vi!ii& ~e la t.:orroc:Un de los c:A:Jr:,llr.ll;, px- ~le CIStAtica 

• (ver la siguil.:l'ltc figura) : 

'1'- ¡;i:df • A f · • 18.42 X 4,2 • 77.36 ten y • y 

C6T 77.36 
a= ---- .. -------. 13 aD 

_o.ss f~ b · o.85 x 0.28 x 25 

Resisten:::ia ele diseño a la flexiOn: 

~Mn = W•10~ (d- ~) ] • I 0,9 x 77.36 (33.8- 13.00/2)] 

cp Mn • 1900.74 ~-an .;. 19.01 tcn11 

caro (rcsist.cmcia necesaria) ! (resistencia dispc:nibl.el , o sea que 

1s.oo.:. 19.01 

. , 
$ec.c.lor'l 

tran!.\lt.~al -------

22 

'bien -

f.s. -:0.003, 

¿et~lf\a<;,~?!''S 
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3. Cálculo del refuerzo guc utis:"a·~a los requisitos de la di~tri

buciCn del armado a flcxiCn de la sc-~.'Ci6n 10.6.U.i.lr z= 145 para 

el~tos a la int:enq:erie, 

- 2 As necesario - 18.42 en 

can 3 var f 9, Jo.s = 19.23 cn2 

z= f 8 (5.60) . ~de A' 

de = (recubrimiento necesario) + (1/2 di&etro varilla) + 

(di&metro estribo)= 3.8 + 1.43 + 1.27 "'6.50 an 

(recllbrimiento para var t 9 = 3.8 + 1.27 ., 5.07 an) 

(expuesta a la int:anr;erie) 

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

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

can fs = 0.6 fy = 0.6 x 4.2 = 2.52 tcn/an2 

z= 2.52 x 5.60 ~x 108.3 = 125.5 e 145 ~ 

+ 
5 
o 

,..¡ 

+ 
-¡ + 

t;C (10.4) 

10.0 

7.7.1 

"· 

10;6.4 

23 

1 . . t 

'· <· 



.. 

3. C4lc:ulo del .refuerzo que utls!a:;a lo5 TcquisjtcS .de la 111Rtri

buci(.n del annado a flCY.il'.n de la sccc:i6n 1 O. 6. i.l.>o:sr z• 145 ~ra 

elcmmtos a la int.Grrplrie, 

24 

. 2 
AB . • 18.42 cm 

nec:esar:~.o 

ccn 3 var f 9, 1IS = 19.23 ao2 

z= f 6 (5.60) ~de A' 

de = (recubrimiento necesario) -t ll/2 CiAnetro varilla) + 

(dilimetro estribo)• 3.8 + 1.43 + 1~27 • 6.50 ao 

lre:::lJbrimiento para var t 9 = 3.8 + 1.27 ., 5.07 cm) 

(expuesta a la intem;erie) 

A:o 2d b/no. de var. e 

= 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cm2tvar. 

·ca1 f• • 0.6 fy • 0.6 x 4.2 • 2.52 t:Dn/ao2 

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

+ 
5 
o 

tri 

+ 

T 

.. 
+-o 

+ 

lC.C. 

cc:(l0.4). 

10.0 

7.7.1 

10.6.4 



bdisp. !,2 X (recubrimiento) + 3 X 2.86 + 2 X 2.86"' 

• 2 x 5.0"' + 14.30 ., 24.4 < 25 an (ancho dispcni.ble) 

bien 

• 

7.6.1 

7.7.1 

... 

25 



/ 

1 .... .. . .. ' ·.'J:~ !\'!::. •;: . ..-.;. 

co-r, :::e ol..;sr"tva en 1¡¡ ¡;;o;uif!l'lte fi•.;m·;-, :r· :.:P. pi.c1c· .~;¡l~~·•lar );u; 

cu·111ths ciB t~Cr.I[O !••rft n .. :dst.lr 1.lll :"'·'Jz\0 f.:~ctrni..:.,..1u Mu- 124 U61'111 

f~ • 280 }:;/an2 . 

fy • 4200 ~g/cm2 

z:: 145 (e.x¡:os.i.ci6n al ~tarior) 

+ b:: ~lt.q_ 1-

---
··L:I 

.,~ ..... """". -!-

CAU."ULOS Y DlsnJSTCI< -- - --
l. Revisi6n caro simplr:mente 8.ll!ll!t'la (ac= a tensi6n) 

C.Uculo del acero de refuerzo a tansi.On que se requiere, cx::n la 

~ de la tabla 9.21 

124 X 100,000 

0.9 X 280 X 30 X 762 
• 0.2840 

de la.tabla 9 .. 2, w= 0.361 

Porc<O:ntaje de acero a tensi6n necesMio:' 

p= wf~/fy = 0.361 X 0.28/4.2 = 0.241 

Can~idcrándo solo refuerzo a tensión! 

pmáx = o. 75 pll 

de la tabla 9.1, con f~ = 280 Rg/cm2 (4000lblpulg2) y 

fy= 4200 Kg/crn2 (60000 lb/pulg2): 

pmáx .. o. 0214 

como 0.0241 > 0.0214 
26 

se necesita acP...ro de c:Cmpresi6n 
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2. ~lculo del ar.ett> n~Y-'Ii:sario, As y A's: 

la w rr.!xima qll!!! se p:mni. te para vigas 5ir.i:l.:soonte aunadas 
1 . 

lacero de tensUn) es: 

w ~o. 75 ~fyff~ .. 0.0214 x 4.2/0.28 • 0.321 ;de la tabla 

9.2, ocn w= 0.321: 

M /f' bd2 = 0.2602 ·n e · 

La resistencia náxima de diseño a la flexirn cano slnq:¡lEIII"'.J'lte 

am.ada vale: 

el>"\¡ = o. 9 (0.2602) (0.28 X 30) (762) /lOO 

= 1Ü.62 ton-m. 

y la resiStencia necesaria tanada· ocn el refuerzo a cuu¡nesi6n: 

M'u = 124- 113.62 • 10.38 ton-m 

Su¡xnienélo ·que.el acero a canpresi6n fluye, f~ .. ~: 

p' = 
A' 

S 
bd .. 

M' u 

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

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

Neml.: para elarentos éloblenente m:mados, -el porcentaje de Pb céñ que 

contribuye el ref~JerZo de canpresi6n no se necesita reducir 

par el factor de 0.75 

Ver la tabla 10.3.2 de los OCI!Cntarios del PJ!9lanento 

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

6 

2 
A '"'pbd • 0.0231 :r. JO X 76 '" 52.67 au 

11 

A -A' O 85 1:1 :1!' ~· 6000 
S S > .....:_ 1 C ( 1 

lx1 fyd 

0.0231 - 0.00173 ~ 

u.O:ll4 ! o.0133 

6000- fy 

0.85 X O.HS X 0.28 X 6.3 

4.2 X 76 

6000 
1---l 

6000 - ~ 

.. e! fluye el acero de cu•rpzesi6n CaiC se supuso, ·bien. 

3. se puede llevar a cabo uua rwisi6n & ·1u carracc1Cil8S a 105 c:!lculaa, 
segtln las ec.~s. de resistencia gue se dan en la sec:Cl.6n 10.3 IAl (]) de 

los cmentarios del P.egl.a:nento. C=do el a:ci1lildo a mnpzc:si& .fluyer 

= (0.9 { {48. 79 X 4.2) (76 - 28270 ) + J.94 X 4,2 ("16- b.J)~ ,/ .• ·:: 

~ 124.0~ ton-m .•••••• bien 

{A5 - A')~ 48.79 X 4.2 
oonae a = 5 ~ = = :.!8.70 

O.HS f~ D O.HS X 0.2~ X 30 

4. DJ.stribu:::i6n del acero para satisfacer el cri~l.O de agrietamiento· 

(por flexión) de le secci6n 10.6 para elementos col"C"dos a la intan 
perie. 

~fuerzo a tcnsil'.ca: 

sean 8 var. 1 9 IA
8 

= 51.28 cm2 ~ ~2.67 cm2) 

C2t m'510S q~ lo necesario .... tneni 
28 



1\oerO a CQI¡¡:;TY'.Sl·~l 

sean~ var. 1 !> CA' .. J.96 cm2 = 3.94 an2, bien) 
S 

~<) 
e~ + S 

~ 
- ••• -4-c-i 
- ---:r-~a, 

~· • 
+ -+ ... 

4-- b .. '!o -+ 

z= f
5 

(5.60) ~ · 

= 3.81 + 1.43 .:¡:;:1.27 = 6 .so 011 

~~r 

ect10.4l 

lO.U .. 

(recubrlmiento oan vzu:. f 9 = ~.81 + 1.27 • 5.08 al\) 7.7.1 
• 

(expuesta a la int:snpene) 

A= 11!.36 x 30/8 = 68.85 an2tvarilla 1u.o 

= f
8 

= 0-6 f = 2.52 tr::Jnlan2 · 10.6.4 . y 

z= 2.52 X 5.60 .¿j6.!' :x.'l;8.!l5' = 108 < 145 .!2!!!1 

S. IevisiOn del ancho de viga = -

l:>= 2 X (recubrimiento ) + 4 X 2 • 86 + 3 X 2 • 86 

= 2 x 5.08 + 11.44 + 8.58 = 30 cm ---bien 
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6. 

• 

1-:np. nláx ~ 16-x l.!j!J • 25.4 Cll 

48 x 1.27 =·60.9 cm 

clli'IY•nsUn !IV."··;z de la viaa • 30 cm 

. . U2I' E 1 4 ~ :.!5 cm 

· Resistencia a la canprcsic5n ~ pat!n: -: 
' . 

Cf = O.BS f~ lb -bw ) hf 

• 0.1:!5 x 0.21:! 175-25) 6.5 "''/7,JS ten 

: A
8
f noc:eeario cat que t."a1t.riinrte el paUn: 

cf 77.35 -2 
A5r• - = = 18.42 cm 

fy 4.2 

CCZltribu:::iOn, a la resistencia, del pat!n: 

~Mnf • 4> [A5 f fy Id- O.S hf)] 

• 0.9 [ 11:!.42 X 4.2 (49 - 0.5 X 6,5))/100 • 31.~5 t~ 

i'brento que cebe tonar el alma de la viga: 

4>Muw = Mu- 4> ~f = 55.0- 31.85 = 23.15 t:c:1111 

... . . -....... - .. . . " ... 

7.10.5.2 

3. Ccn la ayuda de la tabla 9. 2 se calcula el área de acero AfM necesario 

para al:lsorver 2~.1!:1 t-m 

~ para --....:::::.... = 
.t.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 

~ • 1.18 wd • 1.18 X 0.167 X 49 = 9.7 cm 

30 



.. 

4. ¡,s!, el ro.: fuc:rzo total necesario para tCJ:nar r:l f!:¡-= "~ "· ... -n. 

es 

A a A f +A • 18.42 + 13.74 • 32.16 cm2 
8 S SW . .-

5. Rc:visi6n del porcentaje m4ximo permitido seg6n la sección 
10.3.3 •. Ver·la fig. ]0;3.2 (e) y tabla 10.3.2 de los co 

mentarios ael Reglamento: 

(2) para secciones "T" simplemente armadas: 

Pm4x • 0.75 

·Pf=O.BS 
f' .e 

t; 

= 0.85. 0 • 28 (75- 25) 6.5/(25 X 49) • 0.0150 -.o 
de la tabla 9.1, pb = 0.0285 

Pmáx = 0.75 1 H (0.0285 + 0.015)] .• 0.0109 

As máx ~ 0.0109 x 75 x 49 • 40.06 em2 > 32.1~ ~ 

6. Selecci6n del armado tal que satisfaga el criterio de con
trol de agrietamiento para exposición a la intemperie 
( z = 145 ) 

sean 4 var 1 9 y 2 var # 7, (As = 33.40 cm2 ) 

= -

-+-~t. 
-- ·--t-

2.~ +'l.~' 

--4-de; ltCU.b~r~~it.r\to -4- Y2. Ó\> 
+ 
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o: 
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1 

---,- : 

~~ i 
' ! 400 +-·····-·----....!1.-...:..:;;..=.. 

1 

A).- CONTff!BdCION !Oé Ve 

'too 
~ 

¡·a, L 70 
1- 70 i 

.¡. Vc1 ' 
. f· 

. l 
reto+< Vcg Ve~ 

Y '- . -·-· 

., 
Dt 
·~· ..¡.... -1-

1 

·1 
,., 

(coHO n > :¡O /aeDUCIIJ.. é;A.) t.HJ 30% A Ve EN 7".?-:.Js .LOS CA.SQS) 
,-"' r¿;.·· .-. r·- V.-- L.J""i'-- .;.v ¡_·;: - 1 

COM.J ,P.:~-..: ~<f~ ..: 0. ~l. 

Yc1 =- V:.c ::fo.t -f ~"-"') ñ br/ v:,:"c·J=o.-7 
V.:t;[(.-.t' -r .' , .;;.~.;; .:s) o. si(~,; x 70 ve,.;;j tJ.JO = S"r2 J .I/ 

1/ ti , .• 

r ::· :- 1.:1 ···'· 1 
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A "' sw 

o o 

00115 f~ b.J'tw • ·o.ss "f< o.2s x 25 x !1.7 .. 13•74 a/).2 

A • sw . 

7 o 4.2 

wt~V 

f .y 

~ 0.167 X 0.28 X 25 X 4Y • 13,b4 cm2 

4.2 

-, ' 

= -

! 
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Calcular el D.l'l!l!l~ a t..:nsi~ & una &a."':i& "'l"' Que clC!Da rG1st1r 

IJ'l m:JIX!llto ya afoctado por al factor de caraa ae "u • SS t:aMII 

-f---- lSCrl\ -·---i-

z= 145 (expuesta a la intanperie) 

R~ 
VIII/A- ------

Cl\lCUl.OS Y DIS:USICN 

1. Ccr¡ la ayu:ia de la tabla !1. 2 se &ate%m1na la wof.uruU~ ~ ~ 

cquivelente óc esfuerzos, a, cano seccl.On rectangular 

para 
55 x lOO 

-------~ .. 0.121 
0.9 X U.2ij X 75 X 4~ 

de taola ~."2, w-a pf ¡f• • 0.134! 
Y e 

"a" = 1.19 'Wd = -

= l.lij X 0.13~ x 4!1 = 7.63 > b.S cm 

Cano el valor de "a" necesario, cano si fuera secci6n rectangu

lar • es mayor que el espesor del pat!n, entonces el diseño debe 
hacerse caw secci6n "T". 

2 · ca:l<:u.l o del armado neces.sno Asf y ae la resistencia t "\ú cal que 

ccntribuye el patin ae le viga. 
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de = 5.08 + 1.43 = 6.50 cm 

área efectiva de tensión del concreto: 

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

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

z = f (5.6) 
S 

= 0.6 X 4.2 X 5.6 ~~.5 X 89.7\ 

= 118 < 145 bien 

7. Revisión del ancho del alma necesario 

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

= 2 X 5.08 + 4 X 2.86 + 2.22 

= 23.8 cm < 25 cm bien 

*La distancia libre entre dos varillas debe ser mayor 

que .db 6 2.5 cm 
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o •• 

ro---·------------· -O•OO• o --- 0-o- •• o - • 

TABLE 9-Zo l'oroont Str~ngth 1'1 '• r·~ or 11 lf•J of llf'C\ .. n¡u\~r u e 11 e 
S.Ctlom "Jith 11."11~\on R~iroforc .. .,.nt Cal~ 

-- -·· -~---'"' ··--· ·-·- . ···- ·-·····- .. .. -. 
lol .000 ,001 .002 .003 .~ .005 .006 .CI07 .0011 . .009 ·-

0.0 o .0010 .0020 .0030 .0040 .0050 ,0060 .0070 .0080 .IX.'90 
0.01 .0099 .0109 .0119 .0129 .0139 .0149 .0159 .0168 oOIJ8 .01BS 
0.02 .0197 .0207 .0217 .112~ .023& .0246 -~ .0266 ,0275 .ol'IIS 
0.03 .0295 .0304 .03" ,0324 ,0333 .0343 .03S2 .03(,2 .0372 .0:181 
0.04 .0391 .IMOO .0410 .CM20 .r429 .0438 .~4S .0457 .0467 .0476 
0.05 , o04115 .0495 .0504 .0513 .0523 .us:2 .CS41 .0551 .CS60 .0569 
Oo06 .0579 .OS !lB .0597 .0607 o06l6 .01:~ .No34 .06d3 .0653 .~2 

0.07 oC&71 .!.'680 .0699 ,0699 .oJC.e .o m .C.i2S 0();3~ .07.\4 .0753 
O.CB .0762 .0111 oo1ao ,0189 .0798 .oeo1 .0016 o!ll25 .c.a34 .11143 
0.09 .0852 • (1136 t .0070 .0079 .O!IAS".: .0097 .C906 .C9t5 .(1923 .11932 
o. 10 •. 0'141 .0950 .0959 ,0967 .0976 .o.s .0994 .1002 .1011 ,1020 
0.11 • 1029 • 1037 • 1046 • 1055 ,1063 • 1072 .1001 .tc89 • 1098 ,1106 
o. 12 . \115 • 1124 • 1133 ,1141 .1149 • ttSB ·"" . ms .1183 .1192 
o. 13 • 1200 .1209 .1217 .. 1226 • 1234 • 1243 • 1:!51 .1~9 .1268 • 1276 
o. 14 • 1284 .1293 • 1301 • 1309 • 1ll 18 .• 1326 .1:134 .1342 .1351 .1359 
o. 15 • 1367 • 1375 • 1384 • 13Q2 .1400 • 14al .1416 .1425 • 1433 • 1441. 
o. lfl .1449 •• 1457 • 1465 • 1473 • 1481 ,1(99 .1497 • 1506 .1514 • 1522 
0.17 • 1529 .1537 • 1545 .1553 .1561- .•• 1569 .1577 • 1585 .1593 • 1601 . 
o. 18 • tfl09 • lfl 17 • lfl24 • 1632 .1640 .1648 .1(,56 .1664 • lfl71 • 1679 o 
0.19. • 1687 .1695 .1703 .1710 .1718 • 1726 .l133 .1741 .1749 • 1156 
0.20 • ll64 .1172 .1779 • 1187 .1194 • 1802 • 1810 • 1017 ~1825 • 1032 
Oo2l .1840 .1847 • 1855 • 1er.2 · • 1870 .• 1877 • !!lBS .11192 • 1900 • 1907 
0.22 .1914 .1922 • 1929 • 1937 .1944 • 1951 .1959 .1966 .1973 • 1981 
0.23 • \988 • \995 .2002 .2010 .2017 .2024 o2':131 .2039 .2046 .2053 
0.24 .2060 .2067 .2075 .20!2 .2089 .2056 .2103 .2110 .2117 .2124 
0.25 .2131 .21ll8 .2145 .2152 .2159 .2166 .2173 .2180 .2187 .2194 
0.26. .2201 .2209 .2215 .2222 .2229 .2236 .22~3 .2249 .225' .2263 
0.27 . .2270 .2211 .2284 .2290 .2297 .2304 .2311' .2317 .2324 .2331 
0.28 .2337 .2344 .1351 .2357 .2364 .2371 .2377 .• 2384 .2391 ,2397 
0.29 .2404 .24\0' .2417 .2423 .2430 .2,37 .2443 .2450 .2456 .2463 
0.30 .2469 .2475 .2~2 .2CBB .24')5 .2501 .25oa .251~ .2520 .2527 
0.31 .2U3 .2539 ,2546 .2~52 .?.558 .2~65 .2571 .2!17J ,2583 .2590 
0.32 .2596 .2602 .2608 .2614 .2621 .2627 .7&33 .2G39 .2f>45 .2651 
0.33 .2657 .2664 .2670 .2676 .2682 .26BS .2694 .2700 .2706 .2712 
0.34 .2118 .2724 .2730 .2736 .2742 .2748 .2754 .2760 .2766 .2771 
·0.35 .2717 .2783 .2789 .2795 .2801 o2807 .2812 .2818 .2824 .2830 

. 0.36 .2835 .2841 .2847 .2853 .2858 .2864 .2870 .2875 .2881 .2887 
0.37 o2892 .2998 .2904 .2?09 .2915 o2920 .2926 .2931 .2937 .2943 
0.38 .2948 .2954 .2959 .29E5 .2970 .2975 .2981 .2986 .2992 .2997 
0.39 .3003 .3009 .3013 .3019 .3024 .3029 .3035 .3040 .3045 .3051 

*"n"c' Di = A f (o-a/2) f • bi • w(\-0. 59w) , where w • pf lf • s y e y e 
anda= A f /Oo85f'b. 

s y e 

Oe~ign: Osing factc:·ed r..:nent 11 enter to!':i1e wit~ 11 /~f'bJ; flnd w •riil 
u u e 

ccnpute stee 1 percentage p frall p • wf'/f' o 

e Y 

Investigation: Enter tab1e with w fram w • pf lf'; find value of H J(•bl 
y e . n e 

and so1ve for ncrnina1 mcmant streng\h, P. • 
n 

... 
., . 
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Ejemplo: 

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

nes para soportar la trabe. 

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

de contracción y flujo pl4stico restringidos se crea una fuerza
de 9 ton. en el apoyo soldado. 

TRABE 

l. DE APOYO 
DE 1/2" 

MENSULA 

COLUMNA 

C~lculo y Discusión 

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

El ancho del apoyo = 35 cm. 

•~ Y,l:::;lo [2.5=1t.m~&. 
~------- 3/8. 

\ #. ---
6.0 

38 

f.'c -
fy a 

Cargas 

C.M ... 
c.v ... 

'l' -

350 kg/cm2 (peso norm 

4200 

10.9 

17 .o 
9.1 

• 

ton. 
ton. 
ton .• 

Referencia d"·! 
Reglamento 



Cf.lculos y discusi6n. 

Vu • 1.4 (10.9)+1. 7(17."0)•44.2 tona. 

vu s' Pna • ,¡o.BS f'c A,) 

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

k, = 44200/208.3 • 2'12.2 cm2 

Longitud ae apoyo ~ 212.2/35 • 6 cm, 

psar un a~oyo de 6 X 35 cm, 

Nuc • 1.7 (9.l)alS.S ton.(como ca~ga viva) 

2. Detc:rminaci6n de "a" con 2.54 c:m. de - · 

holgura al final de la trabe. Considera~ 

ao la reacc16'n a .un te~cio de la placa--

•la apoyo, 

a = 2/3 (6.0)+2.54•6.54 cm, 

VEar un a = 7 cm. 

3. Determinac:.6r. del peral te de la m6ns.!! 

la bas~ndose en rl aisefio al limite por-

re5istencia al cortante Vn. 

Para f'c = 350 Kg/cm2, Vn (max) = 56 b~d 

Vu S '1' Vn • ' (56 bw$1) 

Se requiere un peralte: 

nd-~44200/0,85 (56) (35) 

Referencia del 
Reglame.nt.o 

10.5 

9.3.2.4 

11.9.3.4 

11.9.3.2.1 
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C~lculo y discusi6n. 

d ~ 26.5 cm. 

Suponiendo varillast8m's la tolerancia 

h = 26.5 + 2 .• 54 = 29 cm. 

Usar h = 30 cm. 

Para el diseño d=30=2.S0•27.SO cm. 

a/d = 0.26. 

4. Determinaci6n del refuerzo por corta~ 

te-fricci6n Auf. 

Auf ·= _ ___:.v.::u_ .. 44200 =8.8 ·cm • 
'f fy A 0.85(4200) (1.4) 

S. Determinaci6n del refuerzo por momen~ 

to Af. 

Mu=Vua + Nuc (h-d) 

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

=3. 28 Ton. m. 

Utilizando un m~todo ordinario de flexi6n 

para el cálculo de Af o usando conservad2 

ramente jd = 0.9 d. 

f 327820 
A = -------~~~~------- = 3. 7:1 c:m2 

0.85 (4200) (O. 9) (27.50) 

Nota: Para todos los.cálculos se ha utili 

zado '/ = O. 8 S 

·'40 

Referencia rlel 
Regl:\mr:nto 

11.7.4.1 

11.7.4.3 

11.9.3.3 

11.9.3.1 . 



C~lculos y discusi6n. 

6. ootormineci6n dol refuerzo por tens16n 

directa. 
An 

An • ~ • --~l~S~SQ2__ • 4.34 cm2 

yfy 0.85{4200) 

7. Doterminae16n del refuerzo por tenai6n 

primaria. 

As 

(2/3) Auf • (2/3) 8.8 • 5.9 cm2 

Af a 3.71 cm2'4 (2/3) A~f 

As•(2/3)Auf + An=5.9+4.34~10.24 cm2 

:Refcrt!llCil dt>l 
Rol1l•,•bcnto 

11.9.3.4 

' 11.9.3.5 

Usar 2 t 8 11.9.5 

Verificación del refuerzo m!nimo ~ -

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

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

B. Determinaci6n del refuerzo por cor--. 

tante Ah 

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

Usar 3 Estribos t 3 (Ah•4.26 cm2) 

Distribuir los estribos en 2/3 d adyacen 

te.o a As. 

'1 

... 
··. 

, .. 

.·:·. 
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Ejemplo de muros. 

Un muro de carga soporta un sistema de piso a base de vigas "T" pr~ 

fabricados separados 2.40 m •• El alma de la sección '"l'" r.s de 20 ''"" 

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

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

en la figuri1-• 

1 
1 

Datos de Diseño 

Reacciones: 
MURO 

Pe M = 12.7 ton. "" 1'-
Pcv = 6.4 ton. 

f'c = 280 kg/cm2 

fy = 4200 kg/cm2 

Cálculo y discusiOn 

El ,,rocedimiento general de diseño es de supo 
= -

ner un espesor del muro h, después comprobar-

lo con las condiciones de carga. 

l. Selecciones del espesor h 

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

> 4.6/25 = 0.18 rn. 

se· probará con h = 19. cm.· 

Referencia del 
Reglamenta 

14.5.3.1 
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C~lculo y Discusi6n 

2. C~lculo de la carga factorizada 

Pu = l. 4D+l. 7L 

= 1.4(12.7)+1.7(6.4)=28.7 ton. 

3. Checar la resistencia por aplastamiento 

del concreto. 

Supondremos un valor de ancho del alma-

igual a 17.8 m. 

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

'!' (0.85 f'cA,) = 0.70(0.85) (280) (338.2) 

= 56344 Kg. = 56.3 ton. 

28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

4. C~lcul~ de la resistencia del muro 

44 

La longitud horizontal efectiva del muro-

por viga "T" está controlada por el ancfio 

de apoyo del alma de la viga m~s 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 
~ -

'i'Pnw = 0.55 '!'f'c Ag [1- ~~~~) 1) 

= o.S5(0.70l (280) (93.8) (19) [l-1~2~~:f0 > 2 ) 

= 121.740 Kg = 121.7 ton. 

Pu<'I'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 

Re:-fcr-c.·:1:::. e 
!<cgl ,"1 ~.e;;~ t. 

Ec. ( 9-1 ) 

14.2.4 

Ec~ (14-l) 



Or:terminar el espesor de la losa de lll zapata que se Jnuestra en la 

figura: 

Cálculo y Diseño 

o 
o 
<t 

f'c • 210 k;/cm1 

Pu • 435 ton. 

qs = 27.9 ton/m1 

400 

r--- -, 
:~·: 1 .• o 

T • 1 p') 

h-~ 

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. Acci6n de trabe 

V u S 'i'Vn 

V u :5 'i' (0.53 ,lf'C b .. d 

V·' . - 27.9 14. 0) (1.80-0. 35) .. = 162 ton 

bw = 4.0 rn. 

V u S o.es (0.53) 1210 ( 4 00) (70) = 345 ton 

•• Poro oct16n .n 
&toa direcciorin 

•w Poro occlon • 
trabe 

Referencia del 
reglamento 

11.11 

11.11.1.1 

Ec Cll-1) 

Ec. (ll_.l) 

4-5 



C~lculo y Dise11Si6n 

16.2 < 345 ton 

2. Aeei6n en las dos direcciones 

Vu :HVn 

V u li'f (O • 2 7) ( 2 +4 1 ¡¡e) flTC bod 
• 

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

V u = 27.90 (16. 00 - l.5x 1,0) -405 ton 

bo = 2 (1~50)+2 (l. O) = 5 m • 

Be = 75/3.0 .. 2.5 

vu s o. as 10.211 (2+4/2. s¡ (210 csoo¡ C7or 
405 :; 419 ton. 

Ve S 1.1 1210 (500) (70) = SSBOOO Kg 

Por lo tanto el peralte de 70 cm, es adecuado 

para resistir el cortante. 

4'f) 

fll·fl'!:-e¡,c-1a ''" 

J <·gl amc:nto 

11.11.1.2 

Ec ( ll.l) 

Ec (ll.36) 
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CARGA P 

P.u 

. GRAFICA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO 
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -
REFUERZQ. 

p p 
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p'f --- FLUENCIA DEL 
REFUERZO 

?A62. 
CARGA DE 
AGRIETAMIENTO 

= -

A 

-· . 

APLASTAMIENTO 

DEFLEXION A 
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C.Uculo y Oiscusi6n 

2. C4lculo de 1• carga factorizada 

Pu • l. 40+1, 7L 

• 1.4(12.7)+1,7(6.4)•28.7 ton. 

3. Checar ia 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. cm2 

' (0,85 f 1cA,) • 0,70(0.85) (280) (338.2) 

• 56344 Rg. • 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" estll. controlada por el ancl'io 

.de apoyo del alma de la viga mll.s 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 e"• este caso 

't'Pn.,. = 0.55 'f'c Ag [1- (Klcl"tf 
32h . 

= 0.55(0.70) (280) (93.8) (19) [1-(~2~~:~0 ) 2 ) 

• 121,740 Kg • 121.7 ton. 

Pu<fPnw 

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

h=l9 cm. es suficiente para sopo~ 

tar un posible efecto de cxcentri 

RcfcTr:nc j a el e-l 
Rcgl;~monto 

u .2.4 

Ee •. (14-1) 

5·1 



Cálculo y Di~cu~i6n 

Í:idad de carga. 

S. Sclecci6n de refuer~o 

Proporcionando refuerzo en una sola cara 

Acero hori~ontal As=0.0020xl9xl00=3.8 cm2/m. 

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

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

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

horizontal As - usar f 4 ~ 30 cm. 

vertical As - usar. f 4 & 45 cm. 

" 

L -

52 

;~ .. r .. ~l"t.•nclll \a.· • 
.R..,9l-1:nento 

14.3.3 

14.3.2 

7.6.5 
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S. MARCOS DUCTILES 

5.1 Reguisitos gen~ralei 

Este cap1tulo es nuevo en las Normas, esta basado esancialmarite 
.en el Ap&ndice A del RegliUIIento ACI de 15183 (ref ·) y en alc¡unoe 

criterios de diseño noezalandeaea (rafa ). Se entiende por m~ 

co dllctil una estructura monol1tica formada pgr columnas y vic¡al! 

que baje la acci6n del un sismo intenso puede soportar una serie -de ciclos de comportamiento inel~atico, ain menoscabo significa

tivo de su cüpacidüdde carga. LO anterior se logra si en el m~ 

co puede formarse un mecanismo de falla en el que las :z:onas queo •· 
funcionnn como articulaciones pl6sticas poseen una consider~ble 
cap<1ci<.lad de giro ante acciones repetidas. La raz6n p:z::incipal 

de usar estructuras dllctiles es que permiten ser diseñadas para 

resistencias menores que las que requerir1an en un cierto sitio 

estructuras de comportamiento el~atico. Esto ocurre as!, entre 
fve 

otras razones, por la energ1a
11
durante un afamo•:Usipa el marco 

dllctil.en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien-

te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse daños· e"
~ 

tr'ucturales, principalmente en las vigas, que requeriran quiZ:1 
7' de eparaciones de costo no despreci~le; de.manera que lo~ re! 

ponsablcs del proyecto y el propietario tienen que elegir entre 

usar el nivel de seguridad suministrado por el Reglamento y &\B 

~ormüs Complementarias, o aumentar el costo 1n1c1al de la cstru~ 

tura para disminuir el riesgo de daños futuros. 
en la: ;;fl)ciJ/Uiclll!f elaitt'ctú 

La capacidad de g~ro'se logra suministrando confinamiento late-

ral al concreto por medio de estribos cerrados o zunchos sufici~ 

temen te resistentes y pr6ximos en te si, y limitan do la cuant!a de 

ref·~erzo. El confinamiento lateral hace que. awnente la capacjdad 

de de:'ormaci6n longitudinal de compresión del concreto t11ntc• rH- · 
rec~a como por 

dad de giro. 
flexión y, por tanto, que se incremente la capaci-

Las fallas no dúctiles, como las debidas a fuerza cortante o a 

rrenoscabo en la adherencia, se evitan mediante el uso de ) 
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acero con fluencia definida. Si el acero fluye ba~o una cier

ta fuerza, qued~ acotados los esfuerzos de adherencia y loa 

momentos flexionantes; indirectamente tambiln quedan acotadas 

las fuerzas cortantes, El obtener un comportamiento 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 este cap1tulo est!n encaminados 

a lograr, nediante requisitos de detalles de refuerzo y dimen-

siones, que el comportamiento del marco estA regido por el gi-

ro ineHistico por flex.i6n en las zonas que se considerar~ ar

ticulaciones plásticas 'sin que se presente antes ~tro tipo de 

falla
1 

y .que soporte ciclos de carga im;luestos :90I' sisnos intensos, 

De acuerdo con el criterio general adoptado en el art1culo 207 

del Reglamento y en las tlorrnas Técnicas complementarias para 

Diseño por Sismo, a los edificios formados por marcos dúctilep 

les corresponde un factor de comportamiento s1smico, Q, igual 

a 4. También puede aplicarse este valor cuando se usan marcos 

y muros o contravientos, con tal que la fuerza s!srnica resis
en c;¡d;¡ entrepis~ 

tida por los marcosYSea por lo menos el 50 por cienco de la 
MVI)<¡IIf! 

total. Se admite asf porgue Yel muro tiene menos c:.pacidad - - . que un marco para deformarse sin falla~en una estructura for-

mada por marcos dúctiles y muros, si llegan a fallar éstos
1

los 

marcos representan una segunda defensa que puede evitar el 

derrumbe de la construcci6n. 

•• 



Para revisar el requisito de qu en cada entrepiso los marcos 

sean capaces de_ resistir al menoa el 50 por ciento de la fuer

za cortante actuante, puede procederse en la foraa ai9uiente1 

a) Anal1ceae la estructura y determ1nAn. las !uerzaa cortante• 

q'ue acttia'l'l ~n las columnas. 

' b) 'Si en cada entrepiso la suma de las !uerzas cortantes que 

acttlan en las columnas _que !orman marcos al suponer que no 

existen los. muros es al menos el 50 por ciento de la fuer- • • 
' 

ra cortante total de ese ent~episo, se ac~ que se cumple 

el requisito. 

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suministrará 

a esos marcos por lo menos el 50 por ciento Oe la resistencia 

necesaria de entrepiso. 
•• . no · ton 

Si ul aplicar el procedimiento anterior~se·cumple~el requisito, 

pueüe recurr~rse al criterio general que consiste en compro~ar 
; . '~ .. 

'• 1 que los marcos solos, suponiendo que los muros. han ~allado, son 
t~· 

capaces de resistir en cada entrepiso al menos el 50 por ci'ento 

de la fuerza cortante actuante. Para es:o,se~~ 

los marcos sin los muros, bajo el 50 por ciento de las ~uerzas 

laterales totales, y se diseñan para que lo resistan; o bien . 
.se 

se d~~eña la estructura, incl~yendo los ~uros, y después re-
lo.. 

visa que la resistencia de los m.,rcos solos cumpla con el re-

quisito. Este -último proceder es-m1ís labo;:ioso. 
' .• 

En cuanto a l~ condición 3 para usar Q = 4 que aparecen en las 

normus para diseño pqr sisr.lo en el sentido de que el mS.nimo 

de la capicidad resistente de un entrepiso entre 

la a.cci6r. de Jis~fio i10 di f'iera en rn4s de 35 por ciento del 

promedio de dicho cociente para todos los entrepisos, puede 

supone~se que la resistencia de un ent~episo 

.. 3 

.. 
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corresponde al mecanismo que en 61 ae forme con.articulac1o

ne& pl!&ticas en los extremos de laa columnas y que la resis

tencia del muro es la que tiene a fuerza cortante en el entre-· 
pr~r~d/mienfo 

piso. Este . sobrestima la resistencia de entrepiso, 

particular~cnte en edi~icios psbeltos donde las articulacio

nes se formen en las viqas y no en las columnas y el muro 

de concreto falle por flexi6n en su base. Sin embargo, se 
' 

justifica hacerlo as1 ~orque la 1ntenc10n del requisito es 

evitar que haya discontinuidades il'lportantes en las resisten-

cias de los entrepisos
1

y no interesa tanto el valor real de 

esas resistencias, sino su.s valores relativos. No vale la pena 

tratar de valuar la resistencia real de entrepisoJpues cuan

do no se forna un necanis~o en el entrepiso que se trata sino 

que el mecanismo de falla del edificio est6 definido por ar-

ticulacicnes. en las vigas, el concepto de reaistencia de en-

trepiso pierde un tanto su significado. Si se deseara calcu-

larla deber1a ser la fuerza cortante que actúa en ese entrepi-

so cuan~se f.or~a el ~ecanisrno de falla general del edificio¡ 

lo anterior se co~plica aún n~s cuando existen muros de con-

Asi pues, para fines de revisa~el requisito que se-trata, 

basta aplicar la expresión siguiente: 

V ~ 
RE + V R muro 

donde VRC es la resistencia ficticia del entrepiso, tMc es la 

' 



suma de los momentos resistentes en los extreoos de las colum-

nas y VR la resistencia del muro a fuerza cortante. Para 
muro 

valuar M debe to:narse en cuenta la carga axial que actlla en 
e 

la colu~no (pueden usarse los diagramas de interacciOn flexiOn-

compresitnl . La resistencia del muro &e determina de acuerdo 

c.:on L.1 se ce i6n 4 • 5. 2c) de las. •~or:nas J con~iderando muro no es-

belto; as! se obtiene: 

VR muro = 0 · 85 FR~ ·tL + ph(~R fydt) 

< 2FRLt~ , 

una de los ~aracter!sticas de un marco que ir(luyen en su 

comportu~icnto y resistencia es la resistencia relativa entre 

• • 

columnas y vigas. La tendencia actual es propiciar que las co-

lumnas sean·m&s resistentes en flexión que las vigasJa !in de 

evitar las fallas laterales de entrepiso por la forrnaciOn de 

articulaciones plásticas en los extre~os 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 

el6stica excepto en sus· bases. Bajo un cierto sismo, la de-

ma.nda de giro en las articulaci-ones plásticas de una estructu-

ra cuyo mecanismo de falla está definido por articulaciones 

en las viaas es menor crue el aue se tiene en las articulacio-
. - - .Es 

nes de un rn~cuni~mo de entrepiso; · decirJla estructu-
[.cor¡ '"lvtnn8J ms; rl!:; IJ t~nteJ t¡tJI! I<J¡ litq¡¡D 

rattienc mas probabilidades ae sobrevivir durante un sismo de 

f-;;- ~1ra parf~, a c;;vsa ele la car9 a ,u.,"aJ la c~p,;ciciaci de 9/ro 
tnelt!Jfrco t/e /a¡ '"lumn;;.s e; men,, r¡ue la de /ti.J vij4.!, 

5 
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lateral que la que en realidad le correaponde. 

se pide que la resistencia especificada, !~, del concreto no 

sea menor de 200 kg/cm2 debido al efecto desfavorable que so

bre la curvatura en la falla tiene al ~ia~inuir f~• en una 

sección rectangular que tiene un cierto refuerzo1 la 

dad del eje n.eutro en la falla es e • Aafy J..f" 1 al 

prcfun~1-, ... 
'/\ e 

disminuir 

!~ aumenta e y la curvatura cUs~inuye. C,! 

~l uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o 

que fluya bajo un esfuerzo considerablemente mayor que al 

aplicado al dimensionar pue~e conducir a fallas fr~qiles por 

fuerza cortante o por adherencia, Estos tipos de falla deban 

evitarse aunque ocurran bajo cargas mayores que las de ~isefto, 

de aqu~ el pri~er requisito que se pide para el refuerzo len-

gitudinal de vigas y columnas. También as necesario que el 

esfuerzo renl de fluencia del refuerzo de las vigas no exce~~ · 

de~nsiado al de c~lcul~ para que efectiva~ente se mantenga la 

tendencia '' que las articulaciones plástiéas se formen en las 

V.l..Cj.J.~ y no en las columnas. 

El otro requisito relativo al a~ de refuerzo pide que des

pués de la fluencia el materi~l_tenga endurecimiento por de

forrnaci6n,de caracteristicas tales que la resistencia real sea 

al menos 1.25 veces el esfuer~o real de fluencia. Consideran-

do el caso extremo de que el acero fluyera y no tuviera endu

recimiento por deformación, la fluencia ocurrir1a sÓlo en la 



secci6n de momento m4ximo y de hecho no se formar%a una zona 

que trabajara como articulaci6n pl4stioa, sino que la defor

rnaci6n del acero se concentrarla en unos cuantos mil1metroa y 

r!pidamente ocurriría su fractura
1 

oriqinando una 

falla frágil. Si el acero tiene endurecimiento por· .de:€orrna-

ci6n, al llegar su de~ormaciOn a la zona de endurecioiento ' .. 
el monento en la secci6n de momento máximo aumenta y tambi6n /~ /,Ut!/1 

los momentos en las secciones vecina~con lo que la fluencia 

del acero se propaga y se forma una articulaci6n pl~stica. ~l 

requisito de las normas tiende a aee~urar que la fluencia ocu-
. . 

rra en un¡:¡ cierta longitud, y loqrar as! una cierta ca-

pacidad de giro ~nelástico en esa zona. 

5. 2 l·:icJ]bros a :flex16n 

5.2.1 Requisitos geométricos 

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-

g3 con la longitud no soportada lateralmente y con su peralte 

t~enen lu intcnc~6n de evitar el pandeo lateral. 

Los extremos de laé vigas normalmente est&n bajo flexi6n neqa

tiva y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repet! 

,, .. 

.·. ,., 
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tidas es probable que se desprenda el recubrimiento y s6lo se. 

cuente con el concreto contenido dentro de loa eatriboa1. 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 para ha-· 

cer lo m~s eficiente posible la trasmisiOn de momento entre 

viga y columna. 

• ... 

La intenci6n del !lltimo requ:!s ito geomf!trico para vigas es evi-

tar momentos adicionales importantes en las columnas,causadQs 

por excentricidad de la carga vertical y que normalmente no se 

toman en cuenta en el an~lisis. 

5.2.2 Refuerzo longitudinal 

El pri~er requerimiento va encaminado a no dejar alguna secciOn 

ce~ posiblidad de :alla fr:igil por flexi6n de uno. o de otro Si.!f. 

no; esto úl time. c~1 vista de las incertidumbres en el anlliaia, 

la posible ocurrencia de hundimientos diferenciales de apoyos
1 

o acortamientos diferenciales .en columnas a corto o a largo 

plazo, todo lo cual usualmente no se consider- f• el an:!ilisis, y 
tU 

~ ;: .. ·.: :" en vista de la posibilidad gue el sismo f'ea m:!is intenso 
" ' 

que lo previsto y haga gue cr<mbi~n_los signos de los .momentos. 

Como se dice en 2.1.2a), el refuerzo minimo obliga a que el momea 

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 ae 

evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. El requilsito 



de que sean por lo meno• dos barras an•cada lecho ae refiere 

más bien a la necesidad de ellas por razcnea de.construoci6n. 

••• •'~"· se mantuvo el Hmite de O. 75 Asb para el acero a tena16n, 
1' 

Aunque el concepto de falla balanceada no es ya en rigo apl! 

cable a un viga sujeta a acciones que le provocan deformacio-

nes e~ clicas · . inel!sticaSJ la cuant1a que tenga la . .. 
sc_~·~ión con relacilín a la cuant1a balanceada continl1a siendo 

un 1ndice de la ductilidad de la viga. 

t1a no exceda de 0.025 a fin de evitar 

Se augiere que la cuan 
. -

D 
congestinamiento de las 

fl. . 

~rras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cor

tante gue puede generarse en la viga. 
e/ 

'se pide gue en la uni6n con un nudo momentc- :res'istente positivo " ' 
de un;1 viq<1 sea por lo menos igual a la mitad del momento .ras·i! 

tentc 11cg~tivo gue se tenga en esa secci6n
1

para prever la posi-
....... 

b i lid~d de que, aunque el anfi.lisis no lo indique, el momento~·:po

sitivo debido alsismo excede al negativo causado por las cargas 

ve::-ticales. Esta s ituacilín puede verse propiciada por hundimien-

tos diferenciales, o acortamientos diferenc~ales de las columnas. 

Adem~s, el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efe; 

to favorable d.• •_ ·e bajo momento negativo ayuda al concreto a to 

mar las compresiores. El riesgo de que se invierta el signo del 

momento flexionante en los extremos de las vigas dé un marco es 

mayor si los claros son pequefios. 

Se pide que en ln~ uniones por traslape se sumin~tre refuerzo he

licoidal o est:: ibos cerrados, debido a l.a posible c:aida 

del recubrimiento lo que disminuir1a~i'l adherencia da las barras· y deb111 . -

9 

··. 
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r1a la uni6n traslapada. Las uniones traslapadas no se permi -
ten en zonas donde se preven zonas que funcionen como articula

cianea pllsticas, pues no son confiablel bajo ~eformaciones e!-

clicas inel!sticas. 

En un paquete de dos barras es pequeño el menoscabo en la adhe-

rcncia c0n cJ concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adhe 
~· 

rencia sean pequeños, ya que su deterioro bajo 'acciones c1clicaa 

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 
, 

cispos:itivos mec:!.nicos; se hace hincapie en el que pide que resis 

tan al menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras que 

unen. 

Al de:inir el di:!.mctro, la cantidad y la distribuci6n del refuer

zo lo:-.gitudi:-.al, debe tenerse presente la facilidad de.· construc
rt!s p ~cto i 

ci6n, en particulur las barras que llegan a las uniones con 

las columnas. 

5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento 

El r :=:'ucrzc, <Jue se pide es para confinar el concreto en las zonas 

de ar:iculaciones plásticas,a fin de aumentar su capacidad de de-
= -

fo:-r..arse sin fallar y de resistir acciones c1cli-

cas. También tiene la funci6n de restringir lateralmente al ace

ro longitudinal que pueda trabajar a compresi6n. El di~etro del 

refuerzo para confinar estará de acuerdo con el tamaño de la viga. 

Como. gul:.a, se sugiere usar barras No.2. 5 en vigas con peralte de 

• 



hasta 50 6 60 cm, No 3 con peraltes de baata 80 6 ·go cm.,y No 4 

o m!s gruesas para peraltes mayores. 

El requisito relativo a laa barraa longitudinalaa da la peri!e

r.ia én las zonas de articulaciones pllsticas significa qua laa '· 

barras de esquina y una de cada dos consecutivas deben tener el 

soporte lateral como se que ninguna barra no 

soportada lateralmente 

s aportada. 

indica en 4.2.3 y 
t!l ced•lad/ 

debe di&tirViñb 1de 
' 

15 cm de una barra sf ~ 

5. 2. 4 Regu:is i tos para fuerza cortante 

La form:o oc obtener las fuerzas cortantes en una viga de un mar-

co dúr:til se ilustra en la fig l. Para evitar que ocurra la fa-¡. 

lla por fuerza cortante antes que aparezcan las articulacionea, :· 
, s p6rt/r ti~/ ~qullt'tlrio tte /J vJg~ 

las fuerzas cortantes de d~eño se calculan'suponiendo que ya s~ 

formaron las articulaciones pl~sticas en 81.410 extremos, . 
' J~11itlo 

factor de reducciOn, Los momentos de fluenc·ia se calculan sin 

porgue as1 se tiene una condici6n m&s desfavorable ya que se ob-

tienen fuerzas cortana!s mayores. Además, se supone que las am-

plitudes de las rotaciones son tales que el acero puede llegar a 

tener endurec~miento por deformación, por lo que el momento se 

calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 f • 
y 

<·.· .. ,, 

r. 

La situación descrita en la fig ~ _ puede ocurrir durante un .sis-

mo intenso: primen:: se forma la articulaci6n en el extremo donde 

el momento del sisr.to se suma con el causado por las cargas de 

gravedad; después, al aumentar el efecto del sismo, se forma la 

articulación de momento ·positivo en el otro extremo. 

' ,, 

11 
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r.n r. i. o.tc:nas de piso viga-losa monol1tiooa, el momento resisten

te negativo de la viqa aumenta ccn relac10n al ta6rico~a cauaa 

del refuerzo de la losa que trabaja a tensiOn junto con al re

fuerzo de la viga. se recomienaa tomar en cuenta esta incre-

mento en vigas relativamente pequeñas(peralte menor de SO om',cotntl9111'a) 

y también cuundo la cuant!a de refuerzo de la losa exceOa Oe 

0.006 6 0.007 (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 fo~en las articulaciones 

inel¿sticas en los extremos. El procedimiento optativo es c4s 

sen e illo, ~·.m que, co:no suele suceder en estos caso&, puede con-

ducir a un mayor consumo de acero en estribos .•. 

5.3 Xi~~bros a flexocornores16n 

Los r.11 embros a f le:wcompresi6n con carga axial pequeña 

(p < A f'/10) t t . sr: ra a n 
u - g e como vigas. 

Las razones para pE'rlir un !Tlinimo en la dimensión transversal' ··· 

de un~ columna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnera- · 

bles a errores constructivos, a i;~actos accidentales_y a ex

centrlCldades accidentales de otra indole, y b)" facilitar la 

c:c: n,- · · iún del refuerzo y del concreto, a si· como lograr cum-

pl1r con los recubr~ientos necesarios sin disminuir demasiado 

la relación del área del núcleo al área transversal total. 

... 



La intenciOn de que el 'rea de la eeceiOn traneveraal sea al 

menos igual a PufO.Sf~ ea 9arantizar una cierta capacidad de 

giro en zonas de la columna donde llegarén a formarse articula

ciones plásticas. La capacidad de giro inelástico en una colum

na aumenta al disminuir la relaeiOn Pu/A9f~ • 

se pide que ia relaci6n entre la dimensi6n transversal mayor 

de la columna y la menor ~· exceda de 2.5, para que el elemen-

to siga siendo propiamente una columna y no pase a tener carae-

terísticas de muro con el consiguiente problema del pandeo la-

tcral. 

'_, 
~~=~ evitar que los efectos de esbeltez lleguen e eer causa de• 

una disminuci6n significativa de la ductilida~ general de la 
.¡ 

estructura, las disposiciones de 1.3.2 se adiciona el reguisi
/¡ 

to de que la relación entre la altura libre y la menor dimen-

si6n transversal no exceda de 15. 

5.3.2 Resistencia mínima a flexión 

En la sección 5.3.2 explicitamente se trata de disminuir las 

robabilidades de que se presente fluencia en las columnas y
1 

p.,r tanto, de que se forrne un :necanisr:~o de falla lateral e~ 
~ -

algún entrepiso. El requisito de la sección propicia la for

mación de un mecanismo de falla definido por articulaciones 

, 

plás'ticas en las vigas y en la base de las columnas. (fig ) • 
354 

Bajo un rnismo sismo,la demanda de giro en las articulaciones 

del segundo mecanismo es menor que la demanda de giro de las 

.•. 
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articulaciones de un mecanismo de falla de entrepiso, a aauaa 

de que en ~ste dltimo la disipaci6n de enerq!a s6lo ocurre en 

las articulaciones plásticas de los extremo• de las columnaa · 

del entrepiso que falla, en tanto que en el otro se disipa en 
~ 

un número mayor de articulaciones distribuidaS. en todo el edi-
.... 

Por otra parte, la capacidad de giro de una articulaci6n for-

rnada en una viga es mayor que la de aquella que se forma en una 

colu~na, a causa Oe la carqa axial. AOe~!s, y en particular 

si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de la 

estructura, aumenta la importancia de los mo~entos Oe se~unda 

orden en las columnas del entrepiso dañado1 con el consiguien

te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del edificio,. Lo 

anterior sig~ifica que una estructura donde las articulaciones 

se formen en las vigas y no en las col~~as tiene m~s probabi

lidades de sobrevivir bajo un sismo de intensidad extraordina-

ria q•Je otra er. donde la fluencia ocurra en las columnas de un 

c:1trc?iso ,. cr. él se forme un mecanismo de falla lateral. 

De::Oe hacerse- honcapié en que la importancia de que no se for-

mcn art~culaciones 'pUí.sticas en las columnas es mayor en los 

"" uncros entrepisos. de edificios altos. En edificios de uno o 

dos n~veles o en los últimos 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 



permanezcan ellsticas e impidan la formaci6n de un mecan1amo 

de falla lateral. . ' i . : ~ : 

En ricor, no es posible asegurar que no se for-

men zonas inel!sticas·en las columnas, por lo que ae debe •u-

ministrnr rn sus extremos el refuerzo de confinamiento praa-
' .. 

crito en 5. 3. 4: Entre otras, laa razone• que pueden provocar 

la :luencia de las columnas es la sobrerresistencia-de las vi-

gas a causa del endurecimiento por deformaciOn del acero de 

refuerzo y por la contribuciOn al momento resistente negativo 

de :a viga del acero de la losa adyacente. 

Se pide duplicar la carga axial debida al sismo para prever 

que la fuerza s1smica horizontal excede de la obtenida divi-

. ' 

diendo el coeficiente s1smico entre el ·factor· de comportamien-

to s!s~ico, Q,~igual a 4. una de las razones para dividir en~ 

tre Q es el supuesto comportamiento plástico de la estructura, 
• • .L 

pero éste se ve nfectado por la sobrerresistencia de las vigas, 

lu presenciu de muros y por la no simultaneidad en la forma-

ci6n de las artic11laciones plásticas, todo lo cual conduce a 

que la :uc:-za lateral que toma ,,1 ".:di:icio sea creciente con 

la de:ormaci6n lateral, y, por con!iguiente,a que aumenten los 

momentos de volteo y las cargas~axiales en las columnas, incre-

mento que no se toma en cuenta en el análisis. 

Con el procedimiento optativo (FR e 0.6) se pretende obtener 

resultados equivalentes, esto es, tender a evitar la formac16n 

lll 
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de mecanismos de falla lateral de entrepiao. 

Si se llega a formar el mecanismo definido por articulac1onea. 

en las vigas y en las bases de las columnaa, la falla de la 

estructura estará gobernada por la falla de las bases de laa 

columnas, por lo que resulta esencial que esa zona cuente COft~ 

el adecuado refuerzo transversal de confinamiento. El confi-

naniento aumentará la capacidad de giro de las bases de las 

columnas y permitir& que aoporte m'• ciclo• de accione• a1ami

cas sin perder su capacidad de carga vertical. 

5.3.3 Re:uerzo longitudinal 

~J limite inferior para la cuant1a de refuerzo longitu~inal 

tiene el prop6sito de evitar que dicho refuerzo fluya en com

presión a causa del :lujo pl~stico (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 cuant1a es nuy pequeña,; la columna se ir1a acor

tando ~l paso del tie~pose crear1a~esfuerzos v deformaciones 
:as 

no prev1stas er. vigas y en otras columnas. Otra raz6n para 
~ 

establecer una ~uantia rninima de refuerzo longitudinal es su-

rnin1strar una cierta resistencii, flexi6n. 

El l1rnite superior para la cuant1a 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 colocaci6n y el colado del con-

creto. 

• 
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Be limita a dos el nOmero de barras por paquete a fin da diami 

nuir el riesgo de tallas de adherencia en la columna y en ••P! 

cial en las intersecciones con las vigaa. Por otra parta, •• 

logra un mejor confinamiento del concreto del ndcleo si laa ~! 

rras longitudinales están distribuidas en la per1feria que Si 

se concentran. en paquetes. Esta dispos1ci0n tienda··a dejar' tu.!· 

ra de uso la pr~ctica anterior de concentrar la mayor parte 

,;,.1 refuerzo longitudinal en las esquinas que, si bien aumenta 

la resistencia en flexiOn, propicia problemas de adherencia y 

de menoscabo en el confinamiento. 

Al igual que en las vigas, las uniones de barras por traslape 

en columnas son vulnerables al desprendimiento del recubrimien 

to. Los traslapes sOlo se permiten en la zona centra/de la 

columnw. donde es poco probable que se desprenda el recubrimie!!. :. 

to. Las un·iones soldadas o con dis¡:>esitivos meclnicos no pre- .1 
Jf!r/l<~n ese ,;¡c,flven/ttn'l~ !J Je permit~n , 
en cual<.¡ui cr local izaciOn con tal que se cumpla con loa requi-

sitos que se incluyen sobre cantidad de uniones y separac10n 

entre ellas.: 

Se hace énfasis en la importancia de que se cumplan los requ1.-

sitos de la secci6n 4.2 que no resulten modificados por el 

inciso 5.3.3. 
= -

5.3.4 Refuerzo Lransversal 

El refuerzo transversal de una columna tiene la funci6n de su-. 

ministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar con

finamiento ad•·cuw.do al núcleo, as1 como restricci6n lateral al 

17 



18 

IJ•cs 
refuerzo longitudinal. El confinamiento lateral~que aumente 

considerablemente la capacidad del concreto para deformara• 

en 1~ direcci6n longitudinal sin tallar, con lo cual •• evita 

el comportamiento frAgil de la columna, El refuerzo m1n1mo 

que se especifica en esta secci6n es el necesario para confi

nar el concreto del nOcleo y restringir lateralmente las ba-
• 

rras longitudinales; este refuerzo a6lo se pide en las zonas 

donde es probable que ocurra comportamiento inellstico dura~ 

te sismos intensos. No obstante la tendencia hacia evitar 

que las columnas &ufran comportamiento inelAatico, debe pre

verse la posibilidad de que esto ocurra, segQn se indica en 

los comentarios a la secci6n 5.3.2, de aqu1 la necesidaJde 

suminis~rar el refuerzo transversal para confinamiento. 

En toda scccil\n ele una columna el refuerzo transversal debe 

setisface::: t:l rc:;uisito que sea mls e¡rt.ricto entre el neceaa-

r io pnra conf inar..iento y el necesario para fuerza cortante, 

te~ien~o en cuenta que el primero únicamente es necesario en 

lr.s zonas indicadas. 

Las zonas en que cabe esperar comportamiento inellstico duran-

te sismos extraordinarios son a.·s pr6ximos a .:.as interseccio-

nes con las v1gas,por ser en ellas mlximos los momentos causa 

dos por las fuerzas laterales.~ Par·a tomar en cuenfa que en· 

las columnas de planta baja normalmente el punto de inflexi6n 

se encu,,-,t,-.-,(e_ más pr6ximo a los nudos superiores, se pide queJ 

adcmcis de cumplir con los requisitos generales que fijan la lo!l 359 

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 evitar que all1 el con• 

fi.n amiento deba depender de otros refuerzos, a e e1pecifica H . ,, .. 
que el refuerzo para confinar •• oontin6e en la . . cimentaciOn.;/fA 

La cuant1a volum~trica de refuerzo helic~idal, P¡• se define 

como el cociente del volumen de acero helico1dal entre el vo ........ 
lumne del nCcleo de concreto confinado por dicho acero 

(P 8•4a 8/~Dc' donde D
0 

es el dilmetro del nncleo, haata la ori 

lla exterior del refuerzo helicoidal). 

Lu primeru fórmula del inciso a) se obtiene de obligar a que 

la resistencia a carga axial de la columna antes de perder ~1 

recubrimiento sea igual a la resistencia del nncleo confinado 
'!,"' 

por la hélic~, la cual se alcanza bajo deformaciones grandes 

de co~presiOn cuando ya se desprendió el recubrimiento • . : .. 

D~ra~te u~ sismo violento, normalmente lo que va a incre~en~ 

tarse y quizá variar c1clicamente es la maqnitud de los rnomen-

tos :lexionantes que actúan en las columnas y no tanto la maq-

nitud de la carga axial (si el edi:icio es esbelto, los incre-

mentos de ca.?? axial en los primeros entrepisos debidos al 

sismo si puec:cn ser importantes)¡ sin er.lbargo, se ha mantenido 

el c:r~terio ticl inciso a), e!hvista de que .el confinamiento 

loc;ra.:.o tu"lbién ~:1ejora la ductilidad de la columna aunque 

huya flexiones importantes adicionales a la carga axial 

'-~r l. Cl limite 0.12 f'/f rige en secciones grandes; e y . 

en ellas A
9

/A
0 

tiende a ;.o y la cuant1a suministrada por la 

primera fórmula tiende a cero. 

•' 1' 

.• 'f 

. . ' . . 
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Se admite que el confinamiento auminis"trado por estribos .ce

rrados rectangulares segdn se establece .en el inciso b). ea 

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 

lo borra se flexiona y su acci6n aobre el nGcleo disminuye al 

alejarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se 

pretende compensar usando más refuerzo-transversal 

y ta~ién por medio del uso de grapas intermedias, as! como 

limitando las di~cnsiones de los estribos. En e!ecto, la 

cuant1n volumGtrico de refuerzo transversal rectangular del 

..... 

inciso b) es <•pro:<imadamente un tercio mayor que la obtenida 

co:> l:::s !:6r!:lulas clel inciso a). para columnas con zuncho circu-

le~. y lo rn~yor dimensión de un estribo rectangular no debe 
cl..r. 

cxcc~cr 45 cm. Se reconienda el uso abundante de las grapas 
A 

co:o;:ole::1entarias des=ritas en le.s l~orrnas. En la :!:ig se pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confina~iento. 

Los regu~sitos de separaci6n rn~xina del refuerzo transversal 

y los relat1vos a la distancia entre ramas de estribos, entre 

éstas y grapas y :le·::n~xi~a di:nensi6n de estribos sencillos 

que se est<1blecen en esta secc~i6-n, se re:Eieren sólo-al refuer-

zo p~~~ con~ina~iento. 

5.3.5 Requisitos para fuerza cortante 

Estos requisitos tratan de evitar que las columnas :Eallen por 

. ' 
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fuerza cortante antes que se formen art1culac1onea pl,aticaa 

en las vigas, es decir,relacionan directamente la raaistencia 

a fuerza cortante de. la11 columnas con las articulaciones en .. 

las vigas y no con la formación de articulaciones en loa ex

tremos de la propia columna. Se optO por eete procedimiento 

a fin de simplificar en cierto grado el diseño. 

El valor de 0.75 rM
9 

para el momento que act6a en un extremo· 

de una colu~na al considerar su equilibrio proviene de suponer, 

que se cum?le la condición de 5.3.2, corno igualdad, y que los 

momentos en las dos columnas que llegan a un nudo son igualea; 

tambien por sencillez;, 

se udmite que ~lg es el valor de diseño, es decir, está valuado· 

co:1 fy e inclc:ye a FR. Este proceder es algo más sencillo que 

las o~eraciones que habr!a aue realizar al considerar en el 

"'·' ~ ~ l ibr io de las columnas sus c::>mentos resistentes obtenidos 

con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial 

que conduce a la máxima resistencia a ~lexi6n. 

Existe una posibilidad desfavoraole, que se presentar1a cu~n

do tanto las sumas de los momentos resistentes reales de las 

vigas y de las columnas fueran, .cada una, mayores que l. 5 M
9

, 

(en l.1" \·~gas a causa, por eje::plo, del refuerzo de la losa, 

y en las columnas porque rigiera el refuerzo m1nimo). En ta

les. condiciones, la falla se presentar1a por fuerza cortante 

en las columnas. Esta circ~ia es poco probable, pero al 

ni~eñar debe tenerse en cuenta su posible ocurrencia y cuando 

. ' 
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pr~senfltJe,~ 
se juzgue que pued~ para obtener la ruer&a cortante 

se debe plantear el equilibrio de la columna con •u• memento• 

resistentes sin reducir, en luqar de con 0.75 Mql ae reccm1an- • 

da proceder as! cuando rija el refuerzo longitudinal m!nimo 

en la columnas. 

5.4 Uniones viga-columna 

5.4.1 Requisitos generales 

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior 

de una mnrco sujeto solo a carga lateral se muestran en la 

fig __.:3' 

~ ~cero a Len•·ión que llega al nudo se supone un esfuerzo 

. . 2- & 
ce .:.. . ""-v dc~ido a que ensayes han demostrado que los giros 

l:vo: <-;.:::os debidos a sisr..o e."l la= caras del nudo implican 

de :c;rr.Jaciones en el re!uerzo de !lexiOn considerablemente 

mayores que las correspondientes a la primera fluencia y que 

bien pueden llegar a los que corresponden a la resistencia 

máxima del ~cero supuesta de 1.25 f (para acero de grado 42, 
y 

la deformación un~taria correspondiente al esfuerzo máximo 

es del orden de 0.08 a 0.10). LP fuerza cortante 6alculada 

~ -
a medie: ,11 ._,,·a del nudo resulta i<;;;.;al a A 

2 
(1.25f )+A 

1 
(1.25f )-V. 

S y S y 

Las unlones Vlga-columna son elementos cr1ti.cos en un marco 

por lo que su dise~o y detallado no debe descuidarse. Si un 

nudo se daña es muy dif1cil repararlo
1
y si pierde capacidad de 

carga vertical causa la falla de la columna que llega a ~l y 

22 quizá el derrumbe de la estructura; lo ideal és que la resis-
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tencia del nudo sea mayor que la de los elementos que concurren 

en ~1. 

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 €1, y al posible congestionamiento 

excesivo de refuerzo. La fuerza cortante causa que el nudo se 

agriete· en diagon-al según se muestra en la fig Bajo las 

acciones c1clicas causadas por el sismo, el patr6n de agrieta-

miento es en dos direcciones cruzadas (fig ). El anclaje en el 

nudo de las barras de vigas .y colUimaS· que llegan a ~1 presenta 

el problema de que frecuentemente en una cara del nudo una cier-

ta barra est~ a tensi6n y en la cara opuesta a compresiOn, Jo fUC 
;rovoc .;¡ 

que se incremente la longitud de anclaje necesaria con rela-

ci6n a la requerida si sólo actuara la tensión. También se tie 

ne el inconveniente de que al formarse en una viga una articul!!.; · 

ción plflstica adyacente al nudo, la fluencia de j_as barras tien._' 

de a penetrar·. en éste provocando cierto menoscabo en la adhere!!. 
o 

cia. Tdo lo anterior se ve 
~ ' ___.-c!C/tcas 

nes impuestas por el 

agravado por el efecto de las accio 
1 as e vales 

sismo
1

· tienden a ir deteriorando 

la adherencia de las barras dentro del nudo. En buena medida 

se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando 

el uso de barras de diflmetro grande. En el dima~sionarniento y = -
detallado del nudo debe buscarse un equilibrio a'"ltre su resis-

tencia a fuerza cortante y el di~etro, la cantidad y la distr! 

bución de las barran que entran en él, a fin de evitar un con-

gestionamiento excesivo del refuerzo que dificulte su habili-

tación y af~cte la correcta. colocación del concreto. A este 

23 
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respecto, se recomienda tener en mente el detallado de los nudos 

desde que se dimensionan la& columnas y viqas dal marco. Genera! 

mente da buen resultado mantener baja la cuant1a de retuerzo lon

gitucÜnal de las vigas. Elaborar dibujes amplie& a escala de /~ 

disposici6n del refuerzo dentro de les nudos contribuye impor

tantcmente a evitar dificultades inesperadas en la obra .• . ... 
Para el diseño de los nudos, en las Normas se opt6 por el crite-

rio del Apéndice A del Reglamente ACI 318-83 (ref ) : es un pro-

cedimiento sencillo que no origina congestionamientos excesivos de 

refuerzo y que tiene apoyo teOrice y experimental (refs ). 

El requisito de que las barras longitudinales de las vigas pasen 

dentro del n~cleo de la columna obedece a que all! las condiciones 

para el anclaje son m~s favorables
1

a causa del confinamiento sumi

r.istrudo po:- el re:·uerzo transversal de la columna. 

5.~.2 Rc:'uc:-zo ~ra::sversal 

El p::lnci;:>al ¡·apel que desempeña el refuerzo transversal en un nu-

do e:; ~:L::.:.:.:11stra:- confinamiento al concreto del núcleo, a fin de 

'L-'"'c: ... ,:r su capacidad de deformarse y de resistir el efecto de 

acciones cfclicas, sin perder su capacidad de carga vertical. Tam-

bién tiene la función de contribuir a resistir la ~uerza cortante 
Pot ~1r<' p.r1r~; el 

que actúa e:-: el nudo {fiq ) . 
11

confinamiento que da el re-

fuerzo transversal mejora las condiciones de anclaje del refuerzo 

que all! llega. La fuerza cortante provoca tensiones principales 

inclinaclc1:·. "'w c:lUsan aqrietaniento dia9onal en el nudo. El re

fue:-zo transversal prescrito debe usarse siempre en todo el nudo, 



aunque la fuerza cortante calculada resulte pequeña. 

5.4.3 Resistencia a fuerza cortante 

Para revisar un nudo por 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 ortoqonal; la 

revisi6n puede efectuarse en cada dirección principal en forma 

independiente. En la fig , la fuerza cortante horizontal 

calculada a media altura del nudo resulta igual a As 2 (1.25!yl 

+A 1 (1.25f) -V (en la cara izquierda la suma de las comP.re-s y 

sienes en el.concreto y en el acero es iqual a la tensi6n ~n el 

acero inferior, A ~(1.25{ ), pues forman un par). 
54 y 

En la fiq se ilustran las condiciones de trabajo de un nudo 

interior de u~ ~~reo 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-

ci6n de nudo limitada por la grieta diagonal inferior, y en 

ella se aprecia el oapel que Jf empeñan el concreto y el re-

fuerzo en la resistencia a fuerz~ cortante. El concreto traba-

ja a compresi6n formando b~sioamente un puntal en ~iaqonal; el 

refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensión y contrib~ye a 

mantener el equilibrio. En la fig se aprecia el efecto tavora-

ble de usar estribos transversales y también barras verticales 

intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedios, 

aumentar1an demasiado los esfuerzos de adherencia en las barras 

25 
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longitudinales extremas de vigas y columnas que lleqan al nO-

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 tensi6n, a la izquierda de la grieta, a 

uno de compresión, Cs/As' mientras que con la presencia de los 

estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lu-

gar de ser la de fluencia ser!a igual a T- t a
5

i fsi' donde 

a . son las áreas transversales de los estribos y f . los res-
s~ s~ 

pectivos esfuerzos. 

Como se mencionó antes, el procedimiento para dise~ar las unio-

nes por fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; éste 

a su vez está basado en un estudio realizado en la Universidad 

de Texas (ref ). En dicho trabajo se concluyó que la resis-

tencia de una unión a ~uerza cortante es ~unci6n básicamente 

de tres varia~les: la presencia de viqas transversales que lle-

guen al nudo, el refuerzo transversal y la resistencia del con-

creto. Se encontró que la variación de la resistencia no era 

muy sensible a cambios en el refuerzo transversal, por lo que 

' optaron por hér.erla depender, para fines de diseño, solo de las 

d~mensiones 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
adoptwdos "n ci•"sti'ltaJ países 

ten discrepancias importantes en los criteriosYe instituciones. 

3ói 



As!, dentro del propio ACI el procedimiento propueato por el 
3SZ 

éomit6 HCI·fiSCE 
11 

(ref) lleva a una cantidad mayor de eatr1boa 

que la obtenida de aplicar el apéndice A del Reqlamento ACI 

318-83. El procedimiento gue se aplica en Nueva Zelanda es 

aún más conscrv;ldor que el del Comité ACI-ASCE 352. En las 

Normas para el Di~trito Federal se opt6 por el del Reglamento . ... 
ACI 318-83 1 <:tendiendo a que tiene buen apoyo experimental, ea 

scn=i110 y no conduce a congestionamientos excesivos de refuer
., ~+r 

:·¡¡ra valuar el ~rea del nudo¡ se aóopt6 el criterio del co-

mité 352,que ·usa un ancho e~ectivo igual al promedio de losan-

ches de viga y columna. 

Para el diseño por tuerza cortante de uniones debe usarse el 

valor de F R genera 1 para cortante (F R 5 O, B l . · Cuando la fuer

z~ cortante dc•discño exceda a la resistencia de disefto, el 

proi·c::: 1 ~:: ,, l,ur,de auncr:tar las dime~s:.c:1es transversales de la· 

colu:ne1~, o aumentar el peralte de las \'i.,as; con esto Gltil'lO 

disminuye el ~rea de refuerzo longitudinal de las viqas y por 

consiguiente la fuerza cortante de diseño en el nudo. 

En la fig se ilustra la deterrninaci6n del ancho efectivo, 

b . Al haber limitado la relaci6n de dimensiones transversae 

les de las columnas a un m~ximo~de 2.5, en realidad-ya no tie-

ne aplicaci6n el requisito seglln el cual el ancho e~ectivo no 

debe ser mayor que el ancho de la o las viqas m!s h, y podr1a 

omitirse. 

27. 
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5.4.4 Anclaje del refuerzo 

De hecho, el primer p!rrafo 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 

núcleo de la columna1 a fin de hacer m!s definido el trabajo en 

el nudo en el sentido de que las barras sigan la tendencia 

de las tensiones principales y se defina claramente la forma-· 

ción del puntal a compresión en el concreto (fig l . Si las 

barras cumplen con los otros requisitos de anclaje, pero no 

se llevan hasta la cara opuesta del núcleo sino que se doblan 

antes, se provoca una distribución de esfuerzos irregular que 

puede acelerar el deterioro del núcleo ante acciones repetidas. 

Se juzgó conveniente considerar en forma expl1cita que bajo 

acciones repetidas el recubrimiento de una columna se deterio-

ra y deja de ser eficaz para contribuir al anclaje de las ba-

rras de las vigas (ref ); por esta raz6n,se pide que la ses 

ción cr1tica para anclaje sea en el plano externo del núcleo 

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 tiene lugar dentro de. una zona 

co!"lfinada por estribos y taJlbién generalmente por -..•igas ·trane-

versales que llegan al nudo; por otro lado, se tiene el efecto 

des.favorcb le 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 pl!sticas ady! 
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centes al nudo. Al respecto, .ae adopt6 al criterio del Rec¡l! 

mento ACI-318-83 que estima que tiene.cierto predominio al efe~ 

to favorable del confinamiento, por lo que se. admite reducir 

la longitud de desarrollo al 90 por ciento de la requerida en 

3.l.lc). Debe aclararse que esta reducci6n no se aplica a la 

longitud recta de 12 di&metros que sigue al doblez. 

Las bi:ln ''·"' '!'-' vigas y columnas que pasan a trav~s de un nudo 

tienen l~ particularidad desfavorable de que pueden estar a 

. .. 
tensi6n en una cara del nudo y a compresi6n en 'la cara opue•ta, 

CVd\ 
la aumenta les esfuerzos de adherencia dentro del nudo. 

No obsta~te, existen algunas atenuante al· problema: a) el 

ya mencionado confinamiento suministrado por los estribos del 

nudo y las vigas transversales 7 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 

c:::!",a v:!.~~ o?uesta, .. pero no implica peligro inminente de de- ., 

=-=-~::!:le; ::e 135 m1n1rno el riesgo de que las barras de las co-

lwnnas tc:>gan c:¡;;e >:luir en tensi6n y en compresi6n en las ca-

ras horizontal~~ d~l nudo, pues la tendencia del disefio es 

gue más bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte, 

la c~rg~ axio~ l oe las columnas tiende a evitar que sus ba-

rras fl11ya..r¡ en ten~i6n. 

= ..... 
S e J u ..: s 2 ::: .J e l a s relaciones; entre dimensiones de nudo y y ai& 

ll:ctros de o arras que se prescribe.o, conducen a un comportamie!!. 

to toLerable·de los nudos en cuanto al anclaje de las barras 

que los cruzan. Sin embargo, se est~ consciente de que no se 

•• 
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evita totalmente la p~sibilid~d de que la adherencia sufra me

noscibó' si la estructura se ve sujeta a varios sisraoa intensos 

durante· su vida. Este es uno de los aspectos débiles que tie

nen los marc.os destinados a resistir sismo. 

= -



NORMAS TECNICAS COHPLEMENTARIAS, DDF. ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

PROPU~STA 27 d~ !ebrero, 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-

mit~r la garantia 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 

sue cumplen con los requisitos establecidos en 1.4.1 y los que a 

continuación se indican; pero en este cas~ también podrá ordenar 

la verificación de la calidad de los materiales cuando lo juzgue 

procedente. 

Los mater~ales pétreos, grava y arena, deberán cumplir con los 

requisitos de la norma NOM C-111, con las siguientes modificacio-

nes y ad~ciones: 
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Propiedad 

Coeficiente volumétrico de la gra-

va, rnín 

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 limite lí

quido, porcentaje máx, 

Concreto 
clase 1 

0.20 

15 

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-

te de módulo de elasticidad establecido en 11.3.4. En tal caso, 

los nuevos límites serán los que se apliauen en la verificación 

de estos requisitos para los agregados específicamente considera-

dos en dichas pruebas. 

11.3.2 Elaboración del concreto 



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 ag~ 

tadores, o bien podrá ser elaborado directamente en la obra; en 

todos los casos deberá cumplir con los requisitos de elaboración 

que aqui 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~3treado en obra, con la siguiente frecuen-

cia como minimo: 

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 S re

volturas, si.es hecho 

en obra. 
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Prueba y 
método 

Peso volumétri

co (NOM C-162) 

Concreto clase l 

una vez por cada día de 

colado, pero no menos 

de una vez por cada 

20 m3 de concreto. 

Concreto clase 2 

Una vez por cada d!a 

de colado, pero no me

nos de una vez por ca-
. 3 

da 40 m . 

El revenimiento será el m!nimo 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 revenimie~ 

te nominal hasta un máximo de lB cm, mediante el uso de aditivo 

superfluidificante, 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 ~~guridad Estructural, o el Director de 

Obra cuando no se requiera Corre~ponsable, podrá autórizar la-in

corporación del aditivo superfluidificante en la planta de pre-

mezclado para cumplir con revenimientos nominales mayores de 

12 cm. 

34 Si el concreto es premezclajo y se surte con un revenimi~nto 
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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 5 + 1.5 

de 5 a 10 + 2.5 

mayor de 10 + 3,5 

Estas tolerancias también se aplican a los valores nominales 

máximos de 12. y 18 cm. 

Para que el con=reto cumpla con el requisito de peso volumétrico 

en estado fresco, su valor determinado deberá ser mayor de 

2200 kg/m3 para el concreto clase 1, y no menor de 1900 kg/m3 

para el concreto clase 2. 

11.3.4 Reauisitos y control del concreto endurecido 

La calidad del concreto endurecido se verificará mediante pruebas 
~ - - . 

de resistencia a compresión en cilindros elaborados, curado y 

probados de acuerdo con las normas NOM e 160 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 dias, las pruebas anteriores se efectuarán 
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a esta edad; de lo contrario, las pruebas deberán efectuarse a 

los 28 dias de edad: 

Para verificar la resistencia a compresi6n de concreto de las mis 

mas características y nivel de resistencia, se tornará como mínimo 

una muestra por cada día de colado, pero al menos una por cada 

cuarenta metros 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-

creto cumple con la resistencia especificada, f', si ninguna mues e 

tra da una resistencia inferior a f' - 35 kg/crn
2

, 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 

son menores que f 1 • 

e 

Para el concreto clase 2, se admitirá que la resis.=r. ia del con-

creto cumple con la resistencia especificada, f', si ringuna mues . e 

tra da una resistencia J.nferior ..a _f' - 50 kg/cm 2 , y, _además, si e 

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-

tras consecutivas, 

son menores que f' 
e 

pertenecientes o no al mismo d!a de colado, no 

- 17 kg/cm2 . 

Si sólo se cuenta con dos muestras, el promedio de las resisten

cias de ambas no será inferior a f' - 13 kg/cm2 para conc~eto 
e 377 
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• 

• 

clase 1, ni a f' - 28 kg/cm
2 

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 

Corres?onsable 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; como factores de juicio deben considerarse, en-

tre otros, el tipo de elemento en que no se alcanzó 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 C 169, 

del concreto en la zona representad~ por los cilindros gue no cum 

pl ier>,n. 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 estructurá.en condicio-

nes áe 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 ~ue 0.8 f' y si la resistencia de ningún corazón es e 
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menor que O. 7 f~. Para comprobar que los especimenes se extraje- .\ 

ron y ensayaron correctamente, se permite probar nuevos corazones 

de las zonas representadas por aquellos ~ue hayan dado resisten-

ias erráticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no 

cumple con el criterio de aceptaci6n cue se ha descrito, el res-

pensable en cuesti6n nuevamente debe decidir a su juicio y respo~ 

sabilidad las medidas que han de tomarse. Puede optar por refor-

zar la estructura hasta lograr la resistencia necesaria, o recu-

rrir a realizar pruebas de carga (articulas 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*: 

M6,· ul-~ de elasticidad 
a 28 dias de edad, 
kg/cm 2

, min. 

Una muestra 
cualquiera 

además, promedio 
de todos los con 
juntos de dos 
muestras consecu 
ti vas 

Clase 1 

1250017' 
e 

13200/fl e 

Clase 2 

7000/T' 
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 

100 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 verificación 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 consecuencias 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 ~ar~icante por incumplimiento del requisito 

antedicho. 

·, 
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No es usual que en el terreno se presente una 
compresión isotrópica, mientras que la 
compresión confinada es bas1camente un 
fenómeno de cambio de volumen. En la 
compresión triax1al ocurren deformaciones 
unltanas laterales, pudiendo considerarse ésta 
como un fenómeno de cambio de forma. Por lo 
tanto, para el estud1o de la deformación de un 
suelo, ésta se puede div1d1r en dos 
componentes· (a) una compresión por cambio 
de volumen, y (b) una compres1ón por cambio 
de forma. 

COMPRESIÓN POR CAMBIO DE VOLUMEN 

S1 sometemos una muestra de suelo granular a 
un ensaye de compresión sin deformación 
lateral (compresión confinada) obtenemos una 
curva de compresibilidad como la de la fig 9<~. 
(Schlosser, 1988). Al 1n1cio de la carga, las 
deformaciones son grandes, las cuales se 
deben a movimientos y a reacomodo de los 
granos. Cuando el esfuerzo vertical aumenta, 
los movimientos disminuyen y las 
deformaciones son el resultado de la 
compres1ón aproximadamente elastica de los 
prop1os granos. El ciclo de descarga y de 
recarga ABCA (f1g 9a), que no coincide con la 
curva II11Cial, muestra que el comportamiento 
del esqueleto sólido no es reversible. 

Bajo esfuerzos altos se presenta rotura de los 
granos, que se traduce en un camb10 de 
pendiente de la curva de la f1g 9b (Schlosser, 
1988) 

En la fig 1 O se muestran los resultados de 
pruebas de compresión confinada, en escala 
sem1logarítm1ca, para varias clases de arenas 
(Lambe y Whitman, 1969). La rotura de granos 
ocurre cuando camb1a la pendiente de la curva 
de compresibilidad. Para la arena formada por 
feldespato la rotura se presenta a un esfuerzo 
ligeramente supenor a 100 lb/plg2 (7.03 kg/cm\ 
mientras que para la arena de Sandy Po1nt la 
rotura ocurre a un esfuerzo mas de diez veces 
supenor ( 1400 lb/plg2 = 98.4 k g/ cm\ 

En arcillas totalmente saturadas, la compresión 
por cambio de volumen ocurre a largo plazo, 
debido a la baja permeabilidad del suelo. 
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COMPRESIÓN POR CAMBIO DE FORMA 

La fig 11 exhibe los resultados de una prueba 
de compresión triaxial en una arena (Lambe y 
Wh1tman, 1969). La relación esfuerzo
deformación umtaria se curva a pequeñas 
deformaciones y alcanza un máximo para una 
deformación unitaria del orden de 2%. Nótese 
que aún a pequeñas deformaciones la curva 
esfuerzo-deformación unitaria es no l1neal. 

Es interesante notar que en una prueba tnaxial, 
tanto una arena compacta como una arena 
suelta tienden a la misma relación de vacíos (y 
a la misma resistencia) para grandes 
deformaciones (fig 12). 

Si se aplica una carga relativamente rapida a un 
suelo cohesivo totalmente saturado, éste sufre 
una deformación practicamente a volumen 
constante, pues el agua no alcanza a salir por 
la baja permeabilidad de la arcilla. 

EFECTO DE LA PRESIÓN DE 
CONFINAMIENTO 

Consideremos una muestra de suelo sometido 
a una presión ·de confinamiento Pe. y 
apliquemos un esfuerzo desviador crz; en la fig 
13 se muestra una curva típica esfuerzo 
desviador -ceformación un ita na de un suelo en 
compresión tnaxial. Observamos que el tramo 
inicial es una línea recta, y que después de 
cierto n1vel de esfuerzo se convierte en una 
curva de concavidad hacia abajo. A la 
pendiente de la recta 1nicial se le conoce como 
módulo tangente in1cial E, del suelo. Algunos 
Ingenieros utilizan el módulo de deformación 
correspondiente al 50% de la falla, el cual se 
denomina Eso. 

En términos generales, al aumentar la presión 
de confinamiento se incrementa la rigidez de un 
suelo, siendo este fenómeno mas acusado en 
suelos friccionantes. En la fig 14 se muestra la 
variación del módulo tangente inicial (o del Eso) 
con la presión de confinamiento en un suelo. 

Una forma aproximada de tomar en cuenta el 
fenómeno del incremento de rigidez con el 
confinamiento consiste en el empleo del criterio 
de Jan bu ( 1963; citado por Duncan y Chang, 
1970), que establece que el módulo tangente 
inicial de deformación esta dado por 



E, = E;o + K p, (p,/ p,)" ( 1) 

donde 

E, = módulo tangente inicial de deformación 
E,0 = módulo tangente inicial de deformación 
para un conf;namiento efectivo igual a cero 
K = coeficiente que depende de la rigidez del 
material 
p, = pres;ón atmosférica= 10.3 tlm2 

Pe = presión de confinamiento 
n = exponente que depende de la clase de 
suelo 

En el campo, los esfuerzos horizontales por 
peso propio del suelo en general son diferentes 
del esfuerzo vertical (fig 15a). Es usual tomar 
una presión de confinamiento de campo dada 
por 

Pco = ---- = --- (2) 
3 3 

La presión horizontal vale. 

(3) 

donde Ko es el coeficiente de presión en 
reposo, y está dado por (Mitchell, 1993) 

Ko = (1 -sen <P') (OCR) son+' (4) 

donde 

<P' = ángulo de fricción interna del suelo 
OCR = relac;ón de preconsolidación del suelo 

Reemplazando la ec 3 en la ec 2 

Pco= (1+2 Ko) p,0 /3 (5) 

Si se construye una obra de ingeniería, ésta 
produce incrementos de esfuerzo o,, o, y oy (fig 
15b). La presión de confinamiento se 
incrementa en la cantidad 

Pc:t = Pco + .ó.Pc 

donde 

óp, = (1/3) (o,+ o,+ oy) 

por lo tanto 

Pe<= Pcc + (1/3) (o,+ o,+ Oy) (6) 

3 

Por otra parte, el módulo de Poisson se puede 
obtener de manera aproximada de la siguiente 
forma: consideremos un estrato de suelo 
cubierto por otros estratos en proceso de 
sedimentac;ón, en el cual, por simetría, la 
deformación horizontal vale cero: eh = O. 
Aplicando la ley de Hooke 

eh= (1/E) [PhO- V (p,o + Pho)] =O 

PhO = [v 1 (1 - v)] P., 

Pero PhO = Ko p,o 

Por lo tanto 

V: K,/(1 + Ko) 

EFECTO DE LA TRAYECTORIA DE 
ESFUERZOS 

(7) 

(8) 

El ejemplo más claro de que la deformación de· 
un suelo depende de la trayectoria de esfuerzos 
consiste en la diferenc;a de rigidez entre un 
suelo normalmente cargado y un suelo 
precargado. En este último, su rigidez puede 
ser de 3 a 4 veces mayor que la del material 
normalmente cargado; las deformac;ones del 
suelo serán por lo tanto muy diferentes en cada 
caso (Décourt, 1989). 

El efecto de la precarga en las arenas es muy 
significativo; así, puede haber arenas 
"precargadas" o "normalmente cargadas" con 
similar O,, pero con comportamiento muy 
diferente (Ladd el al, 1977). Por lo tanto, 
resulta inadecuada la utilización de la 
compacidad relat;va O, como un índice único 
del comportamiento de una arena. Por el mismo 
motivo, la poca sensibilidad de la prueba de 
penetración estándar (SPT) para detectar el 
decremento de compresibilidad en arenas 
causado por la precarga (o preconsolidac;ón) 
es la razón principal de la gran dispersión 
hallada en la predicción de asentamientos de 
zapatas en arenas. Los métodos que no 
separan las arenas normalmente cargadas de 
las precargadas están condenados al fracaso 
(Oécourt, 1989). De acuerdo con Burland y 
8urbridge (1985), el asentamiento de una 
zapata en una arena precargada es 
aproximadamente igual a un tercio de la ' 
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misma zapata sobre una arena 
normalmente cargada, independientemente de 
la magnitud de la relación de preconsolidación 
(OCR). 

Med1ante la ejecución de pruebas de placa 
he\icoidal (screw p\ate tests), se puede estimar 
la máx1ma presión de precarga en arenas 
(Dahlberg, 197 4; c1tado por Mitche\1, 1978). 

En una arcilla totalmente saturada, la 
compresibilidad en el tramo de recompresión es 
bastante menor que la compresibilidad en el 
tramo wgen (fig· 16; Mitche\1, 1993 ). 

INCREMENTO NETO DE CARGA 

Se def1ne et 1ncremento neto de carga, o 
presión neta de la siguiente forma 

(9) 

donde 

q = presión media de contacto entre¡;uelo y 
cimiento 

Pvo = presión total previamente existente al nivel 
de desplante, debida a peso propio del suelo 

INFLUENCIA DE LA CLASE DE SI:JELO 

La magnitud y la evolución de las 
deformaciones de un suelo dependen 
fundamentalmente del t1po de matenat y de la 
presencia del nivel de agua freática (NAF). Se 
pueden d1St1ngu1r cuatro clases de suelos: 

1) Suelos fnccionantes 
i1) Suelos cohes1vos totalmente saturados 
iii) Suelos cohesivos parcialmente saturados 
iv) Suelos cementados parcialmente saturados 

Las deformac1ones en estos suelos se pueden 
calcular como se indica en los siguientes 
1ncisos. (Debido a lo extenso del tema, y aun 
cuando son de gran Importancia, se omiten los 
aspectos dinámicos.) 

SUELOS FRICCIONANTES 

Como mencionamos antes, en suelos 
fnccionantes es muy importante tomar en 
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cuenta el incremento de rigidez del terreno con 
la presión de confinamiento. Para esto se 
puede emplear en forma aproximada la fórmula 
de Janbu (1963), dada por la ec 1. 

En la tabla 1 se presentan valores estadísticos 
de los módulos de deformación, tos cuales 
deben emplearse únicamente para f1nes 
preliminares de análisis. 

El asentam1ento se calcula empleando la ley de 
Hooke para cada estrato: 

o,= (HIE,) [o,- v (o,+ o,)] (1 O) 

La presión de confinamiento p, que debe 
utilizarse en la ec 1 debe ser la presión efectiva, 
dada por 

p, = Poo + (112) dPc 

Pero dPc = (113) (o,+ o,+ Oy) 

. Por lo tanto 

Pe= Poo + (116) (o,+ o,+ oy) (11) 

Efecto de la presencia del nivel de agua treát1ca 
(NAF). Si el suelo se encuentra abajo del NAFt 
en las ecs 1 y 11 se debe emplear la pres1ón: 
efectiva en vez de la presión total, pues la 
ngidez de una arena está en func1ón de dicha 
presión efect1va. 

Por otra parte, en relación con el cálculo de 
asentamientos de zapatas en arenas, 
analizando la mayoría de tos datos publicados, 
Burland y Burbridge ( 1985; citados por 
Décourt, 1989) concluyeron que el 
asentamiento o (en milímetros) de zapatas en 
arenas normalmente cargadas está dado por 

(12) 

m1entras que para arenas precargadas 

ó = q B07 l,i3 (13) 

donde 

1,=1.171N1
.4 (14) 

q = presión de contacto, en kNim2 

B = ancho de la cimentación, en metros 



Existen varios métodos para calcular las 
deformaciones de los suelos friccionantes, 
tomando en cuenta los efectos de la presión de 
conftnamtento y la no ltnealtdad de la curva 
esfuerzo-deformación unitaria. En el anexo 1 se 
presenta el procedimiento de Deméneghi 
(1999), en el anexo 2 el de Schmertmann 
(1970) y en el anexo 3 el de Kondner (Duncan y 
Chang, 1970). 

SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE 
SATURADOS 

En suelos cohesivos totalmente saturados se 
presentan expansiones inmediatas producidas 
por excavación, asentamientos inmediatos a 
volumen constante (por recomprestón y por 
compresión) y asentamientos diferidos con 
cambio de volumen (por recompresión y por 
comprestón). Ocurren también deformaciones 
transitorias y permanentes, a volumen 
constante, producidas por sismo. 

Las Normas de Cimentaciones establecen que 
en cimentaciones compensadas se calcularán: 

i) Los movimtentos instantáneos debtdos a la 
carga total transmitida al suelo por la 
ctmentación (asentamtentos inmedtatos a 
volumen constante), 

11) Las deformaciones transttorias y 
permanentes del suelo de ctmentación bajo 
cargas sísmicas; y 

iii) Los movimientos dtferidos debidos al 
incremento neto de carga en el contacto 
cimentación-suelo. 

En una excavación pueden ocurrir fuertes 
expansiones inmedtatas debtdas a 
deformactones del suelo a volumen constante. 
Por ejemplo, en una excavación de 6 m de 
profundidad, de 18 m de ancho por 124.8 m de 
longttud, se observó una expansión al centro de 
50 cm y de 20 en las orillas. En otra excavactón 
de 6 m de profundidad, de 1 O m de ancho por 
48 m de longitud, se midió una expanstón 
tnmedtata de 40 cm a 1 centro y de 1 O cm en las 
orillas. Estos datos fueron registrados por 
Marsal y Mazari ( 1959), que además señalan 
que tales movimientos del subsuelo son causa 
de asentamientos en un edificto, aunque se le 
haya compensado totalmente. Por su parte, 
Tamez (1996) señala que "en la eJecución de 
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excavaciones hasta de 120 m de longitud, 16 m 
de ancho y 6 a 7 m de profundidad, en aras del 
cumpltmiento del programa de construcción 
(que debió llevarse a cabo con gran premura) 
hubo que admttir el desarrollo de expansiones 
del fondo, que llegaron hasta 60 cm, en algunos 
casos, por lo que se requirió la instalación de 
pilotes de control para reducir y controlar los 
asentamientos generados por la recuperación 
de las expansiones. Debe agregarse que 
solamente se empleó bombeo de achique pare 
el control de filtraciones a la excavación, 
durante todo el tiempo que tomó la construcción 
de las ctmentaciones. Esta contradicctón, de 
diseñar una cimentación compensada que, en 
teoría, no debiera sufrir asentamientos, y la 
triste realidad de no poder controlar /as 
expansiones inducidas por el proceso de 
excavación, que se traducirían más tarde en 
grandes asentamientos, me resultó muy 
inquietante, y la llamé, para mi propio uso, 'la 
paradoja de las cimentaciones compensadas', 
que me mantuvo inquieto durante varios años". 

Para ejemplificar las deformaciones que 
experimenta un suelo cohesivo totalmente 
saturado, consideremos un edificio apoyado en 
una cimentación parcialmente compensada a 
base de un cajón de concreto reforzado, en un 
suelo de este tipo. Para alojar. el cajón es 
necesario efectuar un corte, lo que produce 
expansiones inmediatas del fondo de la 
excavación. Al construir el edificio, las 
expansiones se recuperan medtante 
hundimientos, que se denominan asenta
mientos por recompresión. Debido al 
incremento neto de carga, se presentan 
hundimientos inmediatos adicionales, que se 
denominan asentamientos por compresión. 
Finalmente, debido al incremento neto de 
carga, ocurren hundimientos diferidos debidos 
al fenómeno de consolidación de la arcilla. 

El cálculo de las deformaciones anteriores se 
puede llevar a cabo de la siguiente forma: 

Expanstones inmediatas. Se ha observado que 
las expansiones inmediatas son de tipo elástico, 
por lo que con frecuencia se calculan 
empleando la teoría de la elastictdad. Sin 
embargo, es conveniente considerar que el 
módulo elástico del suelo es no lineal y además 
aumenta con la presión de confinamiento. El 
módulo elástico no lineal se suele obtener 
mediante pruebas de compresión triaxial (de 
preferencta del ttpo consolidadas-no drenadas), 



! 
1 

aplicando para cada presión de confinamiento 
ciclos de carga y descarga en el suelo. Las 
expanstones tnmediatas se pueden calcular 
uttlizando un módulo elástico lineal E,, pero, por 
lo comentado en el cuerpo de este capitulo, el 
cómputo será sólo será aproxtmado, por el 
marcado comportamtento no lineal de los 
suelos. Cabe aclarar que en algunos sitios de la 
ctudad de Méxtco, la arcilla exhibe un módulo 
elástico no drenado del orden de 50 kg/cm2 

(Aiberro, 1970). 

Asentamtentos ínmedtatos por recoinpresíón. 
Los asentamtentos inmediatos por 
recompresión se calculan con la teoría de la 
elasticidad, pero conviene considerar que el 
módulo de deformación en recompresJón es no 
lineal y que se acrecienta con la presión de 
conftnamíento. El cálculo se efectúa en forma 
s1mílar al de las expansiones, pues el módulo 
de recompresíón es muy parec1do al de 
expansión; el signo de los esfuerzos es ahora 
de compresión. 

Asentamientos inmediatos por compresión. Los 
asentam1entos Inmediatos por compresión se 
calculan con la teoria de la elasticidad, pero 
convtene cons1derar que el módulo de 
deformaciÓn es no lineal y que aumenta con la 
presión de conftnamiento. 

Asentamientos dtferidos por recompresión y 
compresión. Las cargas por recompresión y por 
compresión producen asentamientos d1feridos 
ocasionados por cambiO de volumen al ser 
expulsada el agua. Éstos se calculan con los 
resultados de pruebas de consolidación 
unídJmensJonal. 

Al apl1car una carga sostenida en un suelo 
cohes¡vo totalmente saturado se presenta una 
deformación a largo plazo, debida al fenómeno 
de consolidación del suelo. En general se 
acepta que la consolidación consta de dos 
procesos. (a) la consolidaCión primana, debJda 
al fenómeno de expulsión del agua del suelo, y 
(b) la consolidación secundana, debJda a una 
deformación de t1po v1scoplástico de las 
partículas del suelo. 

La deformación por consolidación primaria se 
puede calcular con la teoría de Terzaghi 
(Juarez Badíllo y Rico, 1976) y la deformación 
por conso1Jdac1ón secundaría se puede calcular 
empleando la teoría de Zeevaert (1973). 
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En la práctica la deformación diferida se conoce 
a part1r de una prueba de consolidación, que 
consiste en aplicar varias cargas sostenidas, 
durante lapsos más o menos definidos (que 
usualmente duran un día). En general se 
apiJcan del orden de 7 a 9 cargas, por lo que un 
ensaye de consolidación dura de 7 a 9 días. 
Los resultados de una prueba de consolidación 
se grafican en una curva de compresibilidad, en 
la que se trazan en el eje de las ordenadas la 
relación de vacíos y en el eje de las abscisas la 
presión apltcada (es usual graficar ésta en 
escala logarítmica). 

Conoc1da la curva de compresibilidad de un 
estrato de suelo, el asentamiento se puede 
calcular con la s1guiente expresión 

t.H = [t.e/(1 + e0 )] H (15) 

La deformación diferida se puede calcular 
también en forma aproximada en función del 
índice de recompresíón C"' en el tramo de 
recompresión (fig 17). El asentam1ento a largo 
plazo de un estrato de espesor H se obtiene de 
la siguiente forma '' 

' ... · Pvo' + .ó.p' 
t.e = Crc lag ( ) (16) 

p,o ' · . .)_ 

Por lo tanto -. 

e" H P.o' + t.p' 
t.H = log ( ) (17) 

1 + eo Pvo' 

En el tramo virgen la deformación d1ferida se 
calcula 

Pvo' + D.p' 
t.e = Ce log ( ) (18) 

Pvo' 

Por lo tanto 

Ce H p,o' + t.p' 
t.H = log ( ) (19) 

1 + 8o Pvo' 

En el anexo 1 se presenta un procedimiento no 
lineal para el cálculo de las compresiones a 
corto y a largo plazo en suelos cohesivos 
totalmente saturados. 

j: 



SUELOS COHESIVOS PARCIALMENTE 
SATURADOS 

La problemática de los suelos cohesivos 
parcialmente saturados es diferente a la de los 
suelos totalmente saturados. En éstos, la 
presión hidráulica Uw es mayor que cero, 
mientras que en aquéllos la presión uw es 
menor que cero. 

Consideremos un suelo cohesivo totalmente 
saturado, y hagamos que éste pierda humedad; 
durante este proceso se forman meniscos que 
producen esfuerzos de tensión en el agua del 
suelo, lo que a su vez ocasiona esfuerzos 
efectivos de compresión en la estructura sólida 
del suelo (Juárez Badillo y Rico, 1 976); a la 
tensión en el agua se le denomina succión. Por 
lo tanto, en una arcilla parcialmente saturada la 
succ1ón produce un Incremento de la presión 
efectiva, y un proceso de contracción del 
material. Por el contrario, una disminución de la 
succión ocas1onará un aumento del volumen del 
suelo. 

La succ1ón total de un suelo consiste de dos 
componentes: la succión osmótica y la succión 
mátrica (N el son y Miller, 1992). 

La succión osmót1ca en una arcilla se debe a 
las fuerzas e¡ercidas sobre las moléculas de 
agua, como resultado de la diferencia de 
concentración de iones en el agua en la zona 
cercana a la doble capa eléctnca. En efecto, 
cerca de la partícula existe una mayor 
concentración de 1ones por la atracc1ón de la 
carga negativa de una partícula sobre los 
cat1ones del agua, mientras que lejos de esta 
reg1ón la atracc1ón disminuye y con ello la 
concentración de iones. Esta diferenc1a de 
concentración produce un fenómeno osmótiCO 
que llene como consecuencia la aparición de la 
succión osmót1ca en el agua del suelo. 

Para describir la succión matrica, consideremos 
el suelo parc1almente saturado de la fig 18a. La 
altura hasta la cual el suelo permanece 
totalmente saturado por arriba del nivel de agua 
freática (NAF) depende del tamaño de los poros 
del suelo y de la diferencia entre las presiones 
del aire y del agua; en la f1g 18a esta altura 
corresponde a la parte inferior del canal de aire, 
el cual se muestra amplificado en la f1g 18b. 
Fredlund (1979) indica que para propósitos 
prácticos la frontera entre aire y agua se puede 
considerar como una membrana que representa 
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una fase distinta del suelo. El equilibrio del 
diagrama de cuerpo libre de esta membrana 
conduce a la siguiente expresión (Nelson y 
Miller, 1992) 

(u.- Uw) = 2T Jr 

donde 

u. = presión en el aire 
Uw = presión en el agua 
T • = tensión superficial de la membrana 
r = radio de la esfera (idealizada) 

(20) 

La cantidad (u. - uw) es justamente la succión 
mátrica del suelo. 

La succión total es una función de las succiones 
mátrica y osmótica. Para la mayoría de las 
aplicaciones prácticas, el rango de variación del 
contenido de agua de un suelo es tal que los 
cationes adsorbidos están generalmente 
hidratados totalmente, y las fuerzas osmóticas 
se mantienen constantes. En consecuencia, no 
ocurren cambios significativos en la presión 
osmótica (Krahn y Fredlund, 1972) y los 
cambios en la succión total se deben 
fundamentalmente a variaciones en la succión 
mátrica (Nelson y Miller, 1992). En ocasiones la 
succión se expresa como el potencial de 
succión pF, que es igual al logaritmo en base 
1 O de la succión medida en centímetros de 
columna de agua. 

Por otra parte, la plasticidad de los suelos da 
lugar a que además de la deformación debida a 
cambio de esfuerzos (por carga externa, peso 
prop1o o succión), se presente una expansión 
produc1da por la absorción de moléculas de 
agua dentro de las moléculas de las partículas 
sólidas del suelo, o por una hidratación de la 
doble capa eléctrica que rodea a las partículas. 
Esta absorción de agua e hidratac1ón de la 
doble capa eléctrica depende de la mineralogía 
de las partículas de arcilla; por ejemplo, es 
mayor cuando el mineral es montorilonita. 

Consideremos una arcilla en estado natural con 
baja humedad, y hagamos pruebas de 
compresión triaxial consolidadas-drenadas 
(pruebas lentas) para diferentes valores de la 
presión de confinamiento Pe (fig 19). Si se 
permite un aumento de humedad a la arcilla, 
ésta sufnrá una expansión por absorción de 
agua; después de que ocurra la expansión 
repet1mos las pruebas de compresión triaxial; la 



variación de E; es como se muestra en la fig 19. 
Vemos que la rigidez d1sminuye con el aumento 
del grado de saturación S, 

La familia de curvas de la f1g 19 se puede 
visual1zar también en función de la succión, 
como se indica en la fig 20. 

Es importante destacar que la deformación de 
la arcilla es la suma algebraica de la 
deformación por absorción de moléculas de 
agua más la compresión por el incremento de 
carga externa. 

Un eJemplo de suelos cohesivos parcialmente 
saturados lo constituyen las arcillas expansivas, 
las cuales en temporada de lluvias pueden 
sufrir fuertes expansiones y en temporada de 
est1a1e pueden expenmentar contracciones por 
una disminución de su humedad. 

Los movimientos anteriores pueden producir 
daños, sobre todo en estructuras ligeras como 
casas habitación y pav1mentos. Estos daños se 
presentan en lugares de clima semiándo o 
ándo, donde el mvel de agua freática (NAF) se 
encuentra a gran profundidad. 

En la fig 21 se muestra· un perfil de succión 
medido en Adelaide, Australia (A1tchison y 
Woodburn, 1969). La f1g ·22 exh1be cambios de 
la relac1ón de vacíos de- un suelo cuando se 
somete a camb1os de succión y de carga 
externa en el consolidómetro. En la fig 23 se 
muestran variaciones de la deformación cuando 
cambia la succ1ón con una carga constante 
(A1tCh1son y Woodburn, 1969). 

En ocasiones se requiere conocer la presión 
vert1cal p,., debida a peso prop1o y succión en 
un suelo. La valuación de p,., se puede llevar a 
cabo con la realización de una prueba de 
"volumen constante", que consiste en aplicar 
una carga dada al suelo, para luego sumerg1r 
éste en agua; la arcilla t1ende a expandirse, por 
lo que se incrementa la carga para evitar d1cha 
expansión; el proceso se continúa hasta que el 
espécimen no muestra ya tendencia a 
expandirse. A partir de esta presión, la prueba 
se continúa en forma normal, cargando y 
descargando el suelo. La presión de expansión 
p,' se obt1ene como se indica en la fig 24; se 
cons1dera que p,0 = p;. Esta corrección se 
hace debido a efectos de alterac1ón del suelo al 
pasar del campo al laboratorio (Fredlund y 
RahardJO, 1993). 
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En el anexo 1 se presenta un procedimiento no 
lineal (Dernéneghi, 1999) y en el anexo 4 se 
presenta el criterio de F redlund y RahardJO 
(1993) para la valuación de la deformación de 
un estrato de arcilla por aumento o disminución 
de humedad. 

SUELOS POCO PLÁSTICOS, CEMENTADOS, 
PARCIALMENTE SATURADOS 

Es frecuente encontrar en la naturaleza suelos 
de baja o nula plasticidad en los que sus 
partículas se encuentran unidas por algún tipo 
de cementante. La cementación de los granos 
es muy variable: puede ser tan fuerte que el 
suelo se clasifica como roca -por ejemplo 
algunas tobas de consistencia dura, conocidas 
como piedra de cantera-, o puede ser tan débil 
que un pequeño aumento de humedad puede 
producir la pérdida completa de la cementación. 
Ejemplos de terrenos cementados poco 
plásticos son los suelos colapsables, algunas 
tobas y algunos suelos residuales. 

" 
Uno de los problemas que se presentan en los 
suelos cementados consiste en que al 
aumentar su humedad ocurre una d1sm1nución 
de la rigidez del material, lo cual afec!a 
obviamente la segundad del terreno ge 
cimentación. ·f, 

Por lo anterior, en suelos poco plásticos 
cementados parcialmente saturados conviene 
realizar pruebas de deformabilidad vanando el 
grado de saturación del terreno. En la fig 19 se 
exhibe la vanación del módulo tangente imcial 
E, con el grado de saturación; apreciamos que 
la rigidez del suelo disminuye con el aumento 
del grado de saturación. 

En la f1g 25 se muestra la fuerte disminución de 
la relac1ón de vacíos de un suelo colapsable al 
Incrementarse la humedad (Dudley, 1970). Otro 
factor 1mpcrtante a considerar es el grado de 
alteración de las muestras extraídas del 
subsuelo. En la fig 26 se exhibe la influencia del 
grado de alteración en la deformabilidad del 
terreno (HoCJston y Houston, 1997); la curva AB 
corresponde a una muestra con muy poca o 
nula alterac1ón, mientras que las curvas AC, AD 
y AE se obtienen para grados cada vez 
mayores de perturbación. Consideremos un 
suelo que al cargarlo en estado natural pasa de 
A a B (fig 26); al humedecerlo pasaría deBa F, 



y el asentam1ento estaría dado por al distanc1a 
vertical entre los puntos A y F. Si la muestra de 
suelo se alterara, obtendríamos por ejemplo la 
curva AD, y el asentamiento por humede
cimiento estaría dado por la d1stanc1a de D a F. 
S1n embargo, en el campo el asentam1ento por 
hidratación en realidad estaría. dado por la 
distancia vert1cal entre B y F. Por otra parte, en 
general el hundimiento por carga en un suelo 
cementado en general es pequeño ( d1stanc1a 
vertical AB, fig 26). Por lo anterior, para el 
cálculo del asentamiento por humedecimiento 
se recomienda utilizar la distancia vertical entre 
los puntos A y F de la fig 26 (Houston y 
Houston, 1997) 

EMPLEO DE FÓRMULAS ELÁSTICAS 

La teoría de la elasticidad proporciona un buen 
número de soluc1ones para diferentes 
condiciones geométricas y de carga sobre el 
terreno. Por lo tratado en los 1ncisos anteriores, 
es ev1dente que el empleo de fórmulas elást1cas 
sólo proporciona una soluc1ón aprox1mada, 
pues no se toma en cuenta el efecto de la no 
linealidad en la relación esfuerzo-deformación 
del suelo, ni de la vanación de la ngidez del 
material con la profundidad. Sin embargo, las 
fórmulas elásticas se usan con frecuencia en la 
práctica, dada su sencillez; el ingeniero debe 
estar consciente que su empleo sólo da una 
aproximación gruesa al cálculo de las 
deformaciones. 

En el anexo 5 se proporcionan fórmulas 
elásticas para varios casos prácticos. El lector 
puede consultar el libro de Poulos y Dav1s 
( 197 4), el cual contiene numerosas soluciones 
elásticas de interés para la ingemeria de 
cimentaciones. 

USO DE CORRELACIONES 

El cálculo de las deformac1ones de un suelo 
requiere de la determinación previa de sus 
propiedades mecánicas. Es siempre reco
mendable obtener estas propiedades a partir de 
pruebas directas de campo -como una prueba 
de placa- o de ensayes de laboratono. 

S1n embargo, en ocasiones no es posible 
obtener estas propiedades porque el costo de 
las pruebas de placa es alto, o porque no se 
pueden extraer muestras inalteradas del suelo -
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como es el caso de suelos puramente 
friccionantes, como las arenas limpias-. Para 
resolver el problema, desde el punto de vista 
práct1co, se recurre a correlaciones entre 
propiedades mecánicas, entre éstas y pruebas 
índice o ensayes de campo. Por lo estudiado en 
los incisos anteriores, estas correlac1ones sólo 
pueden dar valores muy aproximados de las 
propiedades mecamcas, por lo que la 
dispersión de dichas correlaciones es alta, 
razón por la cual el ingeniero debe usarlas con 
precaución En los siguientes párrafos 
presentamos algunas correlaciones que se 
usan con c1erta frecuencia en la práctica. 

Suelos fnccionantes 

De acuerdo con Schmertmann el al (1978), la 
relación entre el módulo de deformación E, del 
suelo y la resistencia en la punta del cono 
holandés q, vale 

E,= 2.5q,, para una zapata cuadrada 
E,= 3.5q,, para una zapata corrida 

Por su parte, Denver ( 1985) propone la 
siguiente expresión 

E,= F ~ q,lq, (21) 

Donde F = 8 MPa y q, = 1 MPa. 

La relación entre E, y el número de golpes N de 
la prueba de penetración estándar es, según 
Denver 

E,=C~ (22) 

donde C = 7 MPa. 

La relación entre N y q, ( q, en kglcm2
) está 

dada por (Schmertmann, 1970) 

Suelo q,IN 
Limo. Limo arenoso 2 
Arena de fina a media. Arena poco 3.5 
limosa 
Arena gruesa. Arena con poca grava 5 
Arena con grava. Grava 6 

Como v1mos en el inciso de suelos 
friccionantes, el asentamiento en milímetros de 
una zapata está dado por (Burland y Burbridge, 
1985) 



Arena normalmente cargada 

8 = q 8° 7 1, 

Arena precargada 

ó = q 8°'7 1,/3 

donde 

1,=1.17/N1
_. 

q = pres1ón de contacto, en kN/m2 

8 = ancho de la cimentación, en metros 

(24) 

(25) 

(26) 

Terzaghi y Peck (1967) proporc1onan (fig 27) la 
presión de contacto en un Cimiento, para que el 
asentamiento no sea mayor que 2. 5 cm, en 
func1ón del número de golpes de la prueba de 
penetración estándar y del ancho de la zapata. 

Suelos cohesivos totalmente saturados 

Se ha observado que existe c1erta correlación 
entre el módulo Eu y la resistencia al corte no 
drenada Cu en un suelo cohes1vo totalmente 
saturado, pero que esta relación depende de la 
plasticidad del material. En la f1g 28 se muestra 
la variación de Eufcu en función de la relac1ón de 
preconsolidac1ón (Duncan y 8uch1gnani, 1976; 
citados por Tavenas y Lerouell, 1987). 

Suelos cohesivos parcialmente saturados 

La tabla 2 contiene el probable grado de 
expansibilidad de un suelo cohesivo. al pasar 
de seco a saturado, en función de su plaslic1dad 
(Holtz y Gibbs, 1956). 

General 

En la tabla 3 se muestran rangos de valores del 
módulo de deformación E, de los suelos 
(8owles, 1968). 

EXPERIENCIA LOCAL 

Cada localidad se asienta sobre una o varias 
formaciones geológicas, las cuales exhiben una 
estratigrafía y propiedades típicas de cada una 
de ellas. 

Una formac1ón geológica presenta problemas 
de Ingeniería propios de la misma. Por lo tanto, 
el Ingeniero debe estar famllianzado con la 
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estratigrafía y propiedades de dicha formación, 
y observar el comportamiento de las obras 
construidas en ella, lo cual perm1te una 
adecuada calibración entre uso de propiedades 
mecánicas y conducta de las cimentaciones. 

En los siguientes párrafos presentamos 
magnitudes de propiedades mecánicas para el 
subsuelo oe la ciudad de México, obtenidas a 
partir de la estadística. Cabe aclarar que estas 
propiedades el ingeniero las debe emplear con 
las reservas de caso, pues en general la 
dispersión de los datos es alta. Desde luego, 
presentan una mayor confiabilidad aquellas 
correlaciones en las que se proporcionan 
magnitudes de la dispersión de los datos 
(desv¡ación estándar o variancia). 

En la tabla 4 se presentan datos obtenidos de 
curvas de compresibilidad de la arcilla de la 
ciudad de México, donde, de acuerdo con las 
ecs17y19 

(27) 

(28) <' 

Los parámetros de la población estadística de 
la tabla 5 se obtienen de la siguiente manera: la 
med1a de la poblac1ón se toma igual a la media 
de la muestra estadística. La variancia de ,la 
población se estima .!:' 

· ... 
(29) 

donde i,.,,, se obtiene para N-1 grados de 
libertad; péra fines prácticos a 1 se puede tomar 
igual a 50%. 

Con los valores de la tabla 5 se pueden hacer 
inferencias estadísticas de las propiedades 
mecámcas. En efecto, aceptando que una 
población estadística tiene una distribución 
normal de probabilidad, un valor desfavorable 
(poco probable) se calcula 

Valor desfavorable = ¡¡- cr Za2 ~O (30) 

La probabilidad de que la magnitud de una 
prop1edad mecánica sea menor que ·el valor 
desfa•:orable calculado con la ec 30, es a 2. 

Aplicando !a ec 30, en la tabla 6 se presentan 
valores desfavorables de los parámetros de 
deformabilidad, para distintos niveles de 
confianza a2. El uso de la tabla 6 es como 

_¡ 



sigue: tomando por ejemplo un n1vel de 
confianza a 2 = 20%, existe una probabilidad de 
20% de que C,c' resulte menor que 0.060972 y 
que Ce' resulte menor que 0.69771. 

La comparac1ón de resultados de hundimientos 
de estructuras (manteniéndose la arcilla en el 
tramo de recompresión) con asentamientos 
calculados con los valores de c.: de la tabla 6 
arroja en general buenos resultados, pues los 
segundos son muy parecidos a los primeros. 

La arcilla de la ciudad de México, aunque se 
encuentre normalmente consolidada, exhibe 
una cierta "preconsolidacJón", debida funda
mentalmente a fuerzas de tipo f1sicoquímico 
que se desarrollan en los contactos entre las 
partículas Esta "preconsolídación", que se 
puede denominar "ng1dez fisicoquím1ca" varía 
en la arcilla de la c1udad de México entre 1.8 y 
2.6 Um2 (Deméneghi, 1982). Este incremento de 
presión se puede agregar a la pres1ón vert1cal 
efect1va y el suelo todavía se mantiene en el 
tramo de recompresión. Tomando un factor de 
seguridad de 1.5, en la practica se puede usar 
una ng1dez fisicoquím1ca del orden de 1.2 Um2

. 

Desde luego, SI mediante pruebas de 
laboratono o mediciones de campo se est1ma 
un valor mayor de la presión de preconso
lidación, el valor anterior se podrá aumentar en 
consecuencia. 

Por otra parte, en la fig 29 se muestran curvas 
de correlación entre la resistencia en la punta 
del cono qc y los coeficientes de deformab1lidad 
volumótnca m, (rama virgen) y m, (rama de 
recompresión), obtenidos de datos de 
laboratono, para arcillas con un l1gero grado de 
preconsolidación (Cuevas, 1988; citado por 
Santoyo el al, 1989). El coefic1ente m, se 
obtuvo en el rango de esfuerzos p,' y [p,0 ' + 
(213) (p,c' - p,0 ')], donde p,c' es la pres1ón de 
preconsolidación. 

La tabla 7 cont1ene datos de deformabil1dad de 
suelos de la zona poniente de la ciudad de 
México (Deméneghi y Sanginés, 2000). Las 
tobas están formadas por limos arenosos y los 
conglomerados están formados por baleos y 
gravas empacados en una matriz arenosa, o 
por boleas y gravas empacados en una matnz 
arenoarcJilosa (Gutiérrez y Cuevas, 1992). Se 
observa que los módulos obtenidos con el 
odómetro son pequeños comparados con los 
módulos determinados con pruebas de cono en 
campo; dado que es usual saturar la probeta de 
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suelo en una prueba de consolidación, es 
probable que los módulos del odómetro se 
hayan obtenido en muestras saturadas; por 
esta razón se hace la hipótesiS de que los 
módulos del odómetro corresponden a 
muestras saturadas totalmente. 

Por lo que respecta a las arenas pumitJcas, en 
una prueba de placa se obtuvo Enet = 2400 Um2

, 

mientras que de dos ensayes de odómetro se 
determ1naron magnitudes de E' de 640 y de 
1000 Um2 (león, 1976). 

En la tabla 8 se presentan los parámetros de 
deformabilidad de las poblaciones estadísticas 
de las tobas y de los conglomerados, usando 
los datos de la tabla 7 (Deméneghi y Sanginés, 
2000). 

Utilizando la ec 30, se obtienen valores 
desfavorables de las propiedades mecánicas, 
los cuales se presentan en la tabla 9, para 
distintos niveles de conf1anza a 2. Para usar la 
tabla 9, el ingeniero elige un cierto nivel de 
confianza de acuerdo a su criteno ·y obtiene la 
probabilidad de ocurrencia de la propiedad 
mecámca de Interés. Tomemos como ejemplo 
a2 = 20% en la tabla 9: en la toba existe una 
probabilidad de 20% de que E' resulte menor 
que 323.970 tim2 y de que Ena1 resulte menor 
que 4430.791 t/m2 

En general, en la zona poniente de la ciudad de 
México los hundimientos de las estructuras son 
bajos. Por e¡emplo, el asentamiento de una losa 
de cimentación de 42 por 50 m en planta, que 
transmite al terreno un incremento de carga de 
60 Um2 tuvo un asentamiento máximo de 2.1 cm 
(Girault, 1992). Utilizando el valor medio EnaJ = 
6211.667 tim2 de la tabla 9 (a2 = 50%), y 
usando la fórmula de Steinbrenner con H = 8 = 
42 m y v = 0.3, se obtiene un asentamiento de 
24.5 cm; se observa que en este caso 
particular, los datos estadísticos proporcionan 
resultados del lado de la seguridad. 

Ciudad Universitaria, D F, enero de 2001 
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(Acdsp10) 

VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMACIÓN EN SUELOS FRICCIONANTES. 
FÓRMULA DE JANBU 

Estado o N Q, N 
k g/ cm" 

Muy suelto < 0.2 <4 < 20 0.65 
Suelto 0.2-0.4 4-10 20-40 0.65-0.62 
Medianamente 0.4-0.6 10-30 40-120 0.62-0.58 
compacto 
Compacto 0.6-0.8 30-50 120-400 o 58-0.55 
Muy compacto > 0.8 >50 > 400 0.55 

D, = compacidad relativa 
N = número de golpes en la prueba de penetración estándar 
q, = resistencia en la punta del cono holandés 

Normalmente Precargado 
cargado 

K 

< 140 <420 
140-290 420-870 
290-800 870-2400 

800-1300 \2400-3900 
> 1300 1 > 3900 

. \ 
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TABLA2 
GRADO DE EXPANSIBILIDAD DE UNA ARCILLA (Holtz y Gibbs, 1956) 

Porc~ento de lnd1ce plástico Límite de Grado de Expansión 
particulas menor contracción expans1bll1dad probable, de 
que 0.001 mm seco a saturado 

% % % 
> 28 > 35 < 11 Muy alto > 30 
20-31 25-41 7-12 Alto 20-30 
13-23 15-28 10-16 Medio 10-20 
<15 < 18 >15 Bajo <10 

La expansión probable se mide en una arcilla secada al aire y puesta a saturar en un consolidómetro 
estándar, bajo una presión de 0.07 kglcm2 

TABLA3 
RANGO DE VALORES DEL MÓDULO DE DEFORMACIÓN Es DEL SUELO (Bowles, 1968) 

Ciase de suelo Módulo de 
deformación, E~ 
ti m" 

Arcilla muy blanda 35-280 
Arcilla blanda 175-420 
Arcilla media 420-845 
Arcilla dura 700-1755 
Arcilla arenosa 2810-4220 
Arena limosa 700-2110 
Arena suelta 1055-2460 
Arena compacta 4920-8435 
Arena y ¡¡cava compactas 9840-19685 
Loess 9840-12655 

(Acdsp10) 
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TABLA4 
PARÁMETROS DE DEFORMABILIDAD. MUESTRAS ESTADÍSTICAS DE LA ARCILLA DE LA CIUDAD 
DE MÉXICO 

Propiedad mecánica Crc' Ce 

Número de valores N 51 40 
Media 0.045504 0.57118 
Varianc1a. s' 0.0003166 0.020959 
Desv1ac1ón estándar, s o 017794 0.14477 
Coeficiente de variación 0.391 0.253 

TABLAS 
PARÁMETROS DE DEFORMABILIDAD. POBLACIONES ESTADÍSTICAS DE LA ARCILLA DE LA 
CIUDAD DE MÉXICO 

Prooiedad mecánica C,/ C/ 
Número de valores N 51 40 
., cuadrada 46.864 36.163 
Media, u 0.045504 0.57118 
Variancia, cr-r 0.00033781 0.022603 
Desviación estándar o 0.018380 0.15034 

TABLA6 
VALORES DESFAVORABLES ESTIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMABILIDAD 

Nivel de Zu2 Crc' Ce' 
confianza 
U? 

% 
5 1.6449 0.075736 0.81848 
10 1.2816 0.069059 0.76386 
15 1.0364 0.064552 0.72699 
20 0.8416 0.060972 0.69771 
25 0.6745 0.057901 0.67258 
30 0.5244 0.055142 0.65002 
40 0.2533 0.050159 o 60926 
50 o 0.045503 0.57118 



TABLA 7 
PARÁMETROS DE DEFORMABILIDAD. MUESTRAS ESTADÍSTIC¡.\S DE TOBAS Y DE 
CONGLOMERADOS (Deméneghi y Sanginés, 2000) 

Tobas ! Conalomerados 
Propiedad mecánica E' E.,, 1 Enat 

Odómetro Pruebas de cono en i Pruebas de cono en 
campo campo 

tlm" tlm" !tJm" 
Número de valores N 6 12 i 13 
Media 1368.889 6211.667 17570.769 
Variancia s• 1126863.54 3760051.52 ! 2816957.69 
Desviactón estándar s 1061.538 1939.085 11678.379 
Coeficiente de variación 0.775 o 312 :0.222 

TABLA 8 
PARÁMETROS DE DEFORMABILIDAD. POBLACIONES ESTADÍSTICAS DE TOBAS Y DE 
CONGLOMERADOS (Deméneghi y Sanginés, 2000) 

Tobas Conglomerado 
S 

Propiedad mecánica E' Enat E ··• 
tlm" t/m" tlm" 

Número de valores N 6 12 13 
x cuadrada 3.655 9.237 10.182 

Media,!': 1368.889 6211.667 7570.769 
' Variancia, o 2 1541536.99 4477705.6 3319926.56 

1 
Desviación estándar o 1241.586 2116 059 1822.066 

TABLA 9 . 
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.. 
VALORES DESFAVORABLES ESTIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMABILIDAD (Deméneghi y 
Sangtnés, 2000) 

Tobas Conalomerados 
Nivel de Zo2 E' Enat Enat 
confianza 
a2 

% tlm" tlm2 tlm4 

5 1.6449 o 2730.961 4573.652 
10 1.2816 o 3499.726 5235.609 
15 1.0364 82.109 4018.583 5682.379 
20 0.8416 323.970 4430 791 6037.318 
25 0.6745 531.439 4784.385 6341.785 
30 0.5244 717.801 5102.005 6615.277 
40 0.2533 1054.395 5675.669 7109.240 
50 o 1368.889 6211.667 7570.769 

(Acdsp01) 
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PRESENTACIÓN 

El 4 de juf10 de 1987, al dla siguiente de su publicación en el Diario Oficial, entró en vigor una nueva 

versión del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal. Las disposiciones que oontlene se 

agrupan en los siguientes Utulos: 

TiTULO 1 

TiTULO 11 

TiTULO 111 

TiTULO IV 

TÍTULO V 

TiTULO VI 

TiTULO VIl 

TiTULO VIII 

TiTULO IX 

TiTULO X 

TiTULO XI 

TiTULO XII 

TiTULO XIII 

DISPOSICIONES GENERALES 

VÍAS PÚBLICAS Y OTROS BIENES DE USO COMÚN 

DIRECTORES RESPONSABLES DE OBRA Y CORRESPONSABLES 

LICENCIAS Y AUTORIZACIONES 

PROYECTO ARQUITECTÓNICO 

SEGURIDAD ESTRUCTURAL DE LAS CONSTRUCCIONES 

CONSTRUCCIÓN 

USO, OPERACIÓN Y MANTENIMIENTO 

AMPLIACIONES DE OBRA DE MEJORAMIENTO 

DEMOLICIONES 

EXPLOTACIÓN DE YACIMIENTOS DE MATERIALES PÉTREOS 

MEDIDAS DE SEGURIDAD 

VISITAS DE INSPECCIÓN, SANCIONES Y RECURSOS 

Las disposiciones relativas a diseno estructural (Titulo VI} se refieren exclusivamente a aquellos 

requisitos aplicables a cualquier material y sistema estructural y a los criterios generales de diseno que 

se espera sean válidos por un lapso considerable. Este Ululo Incluye, ademés, disposiciones detalladas 

relativas a diseno por sismo y a dlsello de cimentaciones, por ser temas de parUcular Importancia en el 

Distrito Federal. 

Las disposiciones relativas a materiales y sistemas particulares se estipulan en Normas Técnicas 

Complementarias, las cuales tienen la misma validez legal que el Reglamento pero pueden ser 

modificadas con mayor facilidad, ya que requieren un proceso de legaflzaclón más senciUo. En esta 

fonna será factible Incorporar con prontitud a las Nonnas los nuevos prooedlrnlantos de construcción o 

de diseno que vayan siendo aceptados. 
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En 1a Gaceta Oficial del DepartamentÓ dél Distrito Federal, se publicaron las siguientes normas en las 

fechas Indicadas: 

- Normas T écnlcas Complementarlas para Dlsefto y Construcción de Estructura 

de Concreto, 26 de noviembre de 1987 

- Normas T écnlcas Complementarlas para Dlsefto y Construcción de Estructuras 

de Metálicas, 3 de dláembre de 1987 

- Normas Técnicas Complementarias para Diseno y Construcción de Estructuras 

de Mamposterla, 19 de noviembre 1987 

- Normas T écnlcas Complementarlas para Diseno y Construcclón de Estructuras 

de Madera, 10 de diáembre de 1987 

- Normas Técnicas Complementarlas para Diseno y Construcción de Clmentaclones, 

12 de noviembre de 1987 

- Normas T écnlcas Complementarlas para Diseno por Sismo, 5 de noviembre de 1987 

- Normas Técnicas Complementarlas para Diseno por Viento, 29 de octubre de 1987 

El Instituto de lngenierla, UNAM, edHa esta serie de publicaclones donde se presentan los comentarlos 

al Titulo VI del Reglamento de 1987 y a sus Normas Técnicas Complementarlas, que ayudan a 

Interpretar y explicar la razón de ser de dichos doaJmentos. Para algunas normas se Incluyen ayudas de 

diseno formadas por tablas y gráficas, a fin de evitar repeticiones laboriosas en el uso rutinario de los 

procedimientos prescritos, y ejemplos, que ilustran la forma de aplicar tales procedimientos. 

El material ha sido pre¡¡arado por el personat técnico del Instituto de Ingeniarla y de otras Instituciones 

que intervino en la elaboración del Reglamento y de las Normas Técnicas. 

Se considera que estas publicaciones resultarán útiles tanto para la préctlca del diseno estructural como 

para la docenáa en ese campo. 
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l. CONSIDERACIONES GENERALES 

1 • 1 A.f.c.ttnc.e 

Estas normas deben entenderse como requisitos minimos que, en el Distrito 

Federal, debe cumplir todo proyecto y construcción de concreto estructural ' 

en sus distintas modalidades. 

1 • 2 Cl[..(;teJL.i.M de cLiA eñ.o 

Respecto a los criterios de análisis, véanse los comentarios a la sec

ción l. 3. 

El procedimiento para dimensionar de acuerdo con el concepto de estado 

limite de falla es el conocido generalmente como dimensionamiento plásti

co, por resistencia última, o a la rotura. Al aplicarlo, se logra que el 

grado de s~guridad de la estructura contra la falla quede en un nivel que 

se juzga aceptable. Con ia revisión de los estados limite de servicio, 

se trata dt lograr que el funcionamiento de la estructura en las condicio

nes en que da servicio sea satisfactorio. En estructuras de concreto, 

8Sta revisión incluye deformaciones, agrietamiento y, en algunos casos, 

vibraciones. 

1 



Se supone que, entre otras razones, la energS:a que durante un sismo dis!. 

pe por comportamiento inelástico una estructura que cumpla con los re

quisitos generales de las Normas permite disminuir a la mitad (Q • 2) 

los valores de los coeficientes sS:smicos dados en el cap VI del Regla

mento. En particular, a estructuras diseñadas según el cap 5 de estas 

Normas se les ha asignado un factor Q de 4. Estos valores son resultado 

de opiniones del personal técnico encargado de la elaboración de los re

glamentos, basadas en comparaciones con valores usados en estructuras que 

se juzga han tenido comportamiento satisfactorio. Los valores de Q espe

cificados no tienen justificación teórica, ·salvo para estructuras ideales 

muy sencillas. 

1.3.1 Aspectos generales 

Normalmente, es aceptable realizar el análisis de la estructura usando 

dimensiones entre ejes, es decir, sin tomar en cuenta las dimensiones 

transversales de vigas y columnas, y efectuando el dimensionamiento con 

los momentos·y fuerzas internas que actúan en los paños.de los elementos. 

Sin embargo,. se recomienda que para dimensionar las columnas se usen 

los momentos que resulten directamente del análisis en lugar de los que 

actúan en las secciones extremas. Evidentemente serS:an preferibles los 

análisis que toman en cuenta las dimensiones transversales de los ele

mentos (ref 1.1). Si el análisis se realiza con dimensiones entre ejes, 

debe tenerse presente que las deformaciones laterales que resulten serSn 

mayores que las obtenidas por procedimientos más precisos, lo cual 

quiere decir que si una estructura analizada entre ejes rebasa el l!mite 

correspondiente para su deformación lateral, quizá se ju•tifique repetir 

el análisis tomando en cuenta las dimensiones transversales de sus ele

mentos. 

El primer requisito mencionado para poder aplicar análisis límite tiende 

a garantizar que las articulaciones plásticas iniciales tengan suficien

te capacidad de giro para mantener el momento plástico sin romperse, en 
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tanto van apareciendo las articulaciones restantes necesarias para for

mar el mecanismo de falla; esto se torna.más difícil de lograr si las 

acciones son cíclicas, como las causadas por los sismos, debido al de

terioro que ocurre de un ciclo a otro. El segundo requisito se refiere 

a que la estructura puede perder demasiada rigidez lateral y volverse 

inestable antes que se alcance a formar el mecanismo de falla supuesto 

en el análisis. Las circunstancias anteriores hacen que el análisis al 

límite solo se recomiende para losas apoyadas en su perímetro y vigas 

continuas, sujetas a cargas estáticas. 

Debido al efecto de la carga axial, la capacidad de giro de una arti

culación plástica que aparezca en una columna es en general conside

rablemente menor que la de una que se forme en una viga. En las losas 

planas la capacidad de giro está liMitada pnr la posible falla de la lo

sa por cortante y torsión alrededor de las columnas. Por las razones 

anteriores, en columnas y losas planas es menor el monto de la redistri-

bución admisible de momentos. 

1.3.2 Efectos de esbeltez 

Los efectos de esbeltez pueden definirse como los momentos, adicionales 

a los obtenidos de un análisis convencional, causados por las cargas 

verticales al actuar sobre la estructura deformada. En esta parte hay 

varios cambios con respecto a las Normas de 1977; los principales son 

los siguientes: 

a) Se adoptó el criterio del Reglamento ACI 318-83 (refs 1.2 y 1.3) en 

el sentido de usar un factor de amplificación para los momentos causados 

por cargas que no originan desplazamientos laterales significativos, y 

otro factor para los momentos que provienen de cargas que sí causan 

movimientos laterales importantes; b) se suprimió uno de los procedimie.!!. 

tos aproximados que se incluían y se conservó el que está basado en la 

ref 1.4, debido a que éste permite tomar en cuenta el factor de compor

tamiento sísmico, Q, y porque usa los valores de las rigideces de entre

piso, R, que normalmente ya se calcularon en una etapa anterior del 

:~ 
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diseño. 

a) Conc.ep.tph p!t.e.Um.i.ruvr.u 

En edificios esbeltos, para calcular las rigideces de entrepiso a que 

se hace referencia, deben incluirse las deformaciones laterales debidas 

a la flexión general de la estructura. Lii flexión general se toma en 

cuenta incluyendo en el análisis las deformaciones axiales de las colum

nas. Como guía, en edificios con relación altura-base no mayor de 2.0, 

paedenignorarse los efectos de la flexión general; en muros anchos cuya 

relación altura total-ancho no exceda de 0.5, puede admitirse calcular· 

la rigidez lateral tomando en cuenta sólo las deformaciones debidas a 

fuerza cortante; si la relación altura total-ancho del muro es mayor 

que 1.0 es necesario tomar en cuenta también las deformaciones por fle

xión. Si el análisis se realizó mediante un procedimiento que suminis

tre los desplazamientos laterales de cada nivel (p ej el progr SUPERETABS, 

ref 1.1), las rigideces de entrepiso y las particulares de muros o cru

jías contraventeadas pueden calcularse dividiendo la fuerza cortante que 

actúa en el entrepiso, o en el muro o contraviento, entre la diferencia 

de desplazamientos laterales de los niveles que limitan el entrepiso. 

El límite de 85 por ciento que se da en el texto está tomado de la ref 

1. 3. 

Las fÓrmulas del procedimiento prescrito en 1.3.2d) están obtenidas a 

partir del concepto de columnas doblemente articuladas, de aquí la ne

cesidad de usar el artificio de longitud efectiva. Los nomogramas de 

las figs 1a y 1b se deben a Jackson y Moreland (ref 1.3) y son el medio 

normal que recomienda el AISC para valuar longitudes efectivas en colum

nas de acero (ref 1.5); se aplican a marcos de vigas y columnas de sec

ción constante. El Comité ACI 441 propuso su empleo para columnas de 

concreto con atención a la influencia que s.obre las rigideces de los 

miembros que concurren al nudo tienen el; agrietamiento y la cuantía de 
"' refuerzo. Al respecto, para tomar en cuenta que generalmente el agrie-

tamiento de las vigas es mayor que el de las cólumnas, en marcos comunes 

pueden caicularse las rigideces I/L de vigas y columnas con la mitad y 
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la totalidad del momento de inercia de la sección bruta, respectivamen

te. Si la losa es monolítica con la viga, debe suponerse sección T e 

incluir los patines. 

En columnas de estructuras no restringidas lateralmente sujetas sólo a 

cargas verticc.les que no produzcan desplazamiento lateral apreciable, y 

en las que, además, la configurac16n de pandeo no implique desplazamien

to lateral, la longitud efectiva,· H', se puede·calcular suponiendo que 

los extremos están restringidos lateralmente. Como ejemplo, se tienen 

las columnas de un marco simétrico ordinario, sujeto a cargas simétricas 

provenientes de losas,; al contrario, si en dicl1.o marco por alguna razón 

existen altas cargas concentradas en las columnas, que puedan dar lugar 

a una configuración lateral de pandeo, las longitudes efectivas deben 

valuarse suponiendo que los extremos no están restringidos. 

Los lÍmites indicados corresponden a columnas en las que los momentos 

adicionales por esbeltez no representan más de 9 por ciento de incrernen-

to, aproximad~ente. En particular, el criterio que se aplica en cuanto 

al desplazamiento de entrepiso 
.' 

se obtiene igualando a 0.09 el segundo. 
,¡ 

término del segundo miembro de la ec 1.6. El llamado desplazamiento de 

entrepiso es la diferencia de desplazamientos laterales entre los dos 

niveles que limitan al entrepiso donde se encuentra la columna por dise

ñar; consta de la deformación lateral causada por la fuerza cortante que 

actúa en ese entrepiso y del desplaz~ento lateral relativo causado por 

la flexión general de la estructura y el giro de la base. Normalmente 

el desplazamiento lateral causado por la flexión general y el giro de 

la base puede ignorarse si la relación altura-base del edificio no ex

cede de 2. La deformación lateral de entrepiso causada por la fuerza 

cortante se obtiene multiplic~ndo por el factor de comportamiento sís

mico, Q, la obtenida del análisis elástico bajo acciones sísmicas··reduci

das, sin factor de ca~ga. 
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Cuando al diseñar se limitan las deformaciones laterales de entrepiso 

debidas a fuerza cortante a 0.006h (art 209 del Reglamento), y la fle

xián general del edificio y el giro de su·base son despreciables, como 

ocurre en las estructuras no esbeltas, los efectos de esbeltez por mo

vimiento lateral pueden despreciarse si V/Wu ~ 0.07.5 (ya que 0.08 V/Wu= 

0.006 si V/Wu = 0.075). Cuando las deformaciones mencionadas se limi

tan a 0.012h, y el edificio no es esbelto, los efectos de esbeltez pue~ 

den despreciarse si V/Wu ~ 0.15. Si el edificio es esbelto debe revi

sarse según 1.3.2b) la necesidad de incluir los efectos de esbeltez, 

aunque se hayan limitado las deformaciones laterales a 0.006h ó 0.012h. 

En secciones rectangulares, el radio de giro, r, puede tomarse igual a 

0.30 por la dimensión de la sección. en la dirección considerada, y en 

secciones circulares igual a 0.25 por el diámetro. Para otras secciones, 

r se calcula a partir de la sección total de concreto. 

El límite 100 representa el orden ~e magnitud de los valores máximos de 

H'/r que se han usado en ensayes de miembros esbeltos que forman parte 

de marcos. 

dl Mome.nto4 de d.c:6e.ño 

El procedimiento para tomar en cuenta los efectos de esbeltez está ba-
' sado esencialmente en el Reglamento ACI 318-83 (ref 1.2)y en la ref 1.4. 

Se funda en el concepto de factores de amplificación que multiplican a 

los momentos obtenidos con un análisis convencional. La idea es la mis

ma que se ha aplicado para dimensionar columnas esbeltas de acero según 

el AISC (ref 1.5), lo que está de acuerdo con el hecho de que los efec

tos de esbeltez tienen el mismo significado independientemente del mate

rial de que se trate, esto es, la aparición de momentos flexionantes adi

cionales originados por la deformación de la estructura. 
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El momento amplificado por esbeltez, M , consta de dos partes; la prime-
e 

ra está formada por el momento causado por cargas que no provocan des-

plazamiento lateral apreciable, multiplicado por el factor de amplifi

cación Fab; la segunda, por el momento causado por cargas que sí origl 

nan movimiento lateral apreciable, multiplicado por el factor F Es-
as 

tos momentos se han designado M
2

b y M
2

s respectivamente y se encuentran 

definidos en el texto de las Normas. Las fuerzas longitudinales en las 

columnas, provenientes de cargas que no causan movimiento lateral impor

tante, tienen excentricidades accidentales; por esta razón, en las Nor

mas se pide que los momentos asociados ~ ellas (M2b) no sean menores que 

los que resulten de aplicar la excentricidad mínima. En vista de que 

dicha excentricidad mínima de las cargas verticales subsiste cuando actúa 

el sismo, debe comprobarse que M
2

b no sea menor que el momento prove

niente de la carga vertical y de la excentricidad mínima al revisar la 

condición de cargas verticales y sismo o viento; por otro lado, al rea-

lizar esta revisión debe comprobarse que el momento total M sea igual 
e 

o mayor que el que resulte de la f~erza axial por cargas verticales más, 

sismo y la excentricidad mínima. 

Para decidir cuándo las cargas verticales causan un desplazamiento lat~ 

ral apreciable y, por tanto, multiplicar por F los momentos que ellas, 
as 

provocan, puede aplicarse el criterio que señala la ref 1.3; esto es, 

suponer que el desplazamiento lateral es apreciable si ó > H/1500. El 

desplazamiento ó es el causado sólo por las cargas verticales. 

El factor de amplificación Fab toma en cuenta los momentos de segundo 

orden originados por la deformación de la columna a todo su largo, sin 

que haya movimiento lateral relativo entre sus extremos. 

toma en cuenta los momentos de segundo orden causados por 

miento lateral relativo de los extremos de la columna. 

El factor F 
as 

el desplaza-

los momentos amplificados F M
2

b y F M
2 

no ocurren en la 
ab as s 

mis-En rigor, 

ma sección (FabMab se presenta a una cierta altura de la columna y 

F M en un extremo). Sin embargo, por sencillez y en forma 
as 2s' 
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conservadora, M
2
b se toma igual al momento en el extremo y se aplica la 

ec 1.1, tomando en cuenta que el momento máximo real amplificado no puede 

exceder de la suma indicada por dicha. expresión. Los momentos ~ y Ms se 

toman en un mismo extremo de la columna.· Se debe diseñar para el extremo 

más desfavorable, que normalmente es en el que actúan los momentos mayo

res. Otra posible condición desfavorable se tiene cuando la fuerza axial 

en la columna disminuye por efecto del sismo y la falla es en la zona de 

tensión. Si las dimensiones de la sección transversal ya están definidas, 

como sucede generalmente, la condición más desfavorable es la que conduce 

a una mayor cuantía de refuerzo. 

En una estructura.no restringida lateralmente, en general los momentos 

Fab M
2

b son significativos sólo cuando el movimiento lateral relativo de 

los extremos de la columna es pequeño (fig l.la). Si el movimiento late

ral relativo de los extremos es grande (fig l.lb), los momentos Fab M
2

b 

pierden importancia comparados con los.causados por las fuerzas horizon

tales F M . Lo anterior quiere decir que, en estructuras sin restric-
as s 

ción lateral, el término Fab M
2

b usualmente tiene importancia sólo cuando 

se revisa bajo carga muerta y viva. En la revisión bajo cargas muerta, 

viva y sismo, el término Fab M
2
b puede ser importante en columnas que por 

alguna razón sean más esbeltas que las restantes del entrepiso o que ten

gan más carga que éstas, ·a estén en ambas situaciones; si todas las colum

nas del entrepiso tienen esbeltez efectiva y carga del mismo orden, en 

esta revisión los momentos importantes son los F M . 
as s 

Al revisar si pueden despreciarse los efectos de esbeltez causados por las 

deformaciones debidas a las fuerzas verticales en estructuras no restrin

gidas lateralmente sujetas sólo a fuerzas verticales, o a verticales y ho

rizontales, si las fuerzas verticales solas no causan desplazamiento late

ral apreciable. y, además, el pandeo que puedan provocar ocurre sin des

plazamiento lateral, las longitudes efectivas de las columnas deben cal

cularse suponiendo que los extremos están restringidos lateralmente (fig 

l.la de las Normas). Cuando las cargas verticales solas sí causan despla

zamiento lateral apreciable, o el pandeo que originarían ocurre con des

plazamiento lateral, las longitudes efectivas deben valuarse suponiendo 
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que los extremos no están ··restringidos lateralmente ( fig l. lb de las Nor

mas). De hecho, la mencionada figura l.lb sólo se usa cuando se investi

ga si pueden ignorarse los efectos de esbeltez debidos a fuerzas vertica

les que sí causan desplazamiento lateral apreciable, o el pandeo que pro

vocaran implique desplazamiento lateral (al comparar H'/r con 22). El 

factor F b se calcula suponiendo que los extremos de la columna están res-
. a 

tringidos lateralmente, aunque sí haya movimiento lateral relativo entre 

ellos, porque sólo toma en cuenta el efecto de la curvatura con relación 

a la recta que une los extremos de la columna. 

En el primer procedimiento optativo de las Normas Técnicas de 1977, al 

igual que en el Reglamento ACI-1977, se usaba un solo factor de amplifica

ción, F
3

, que se aplicaba al mayor de los momentos, M
2

, que actúan en los 

extremos de la columna. En M
2 

estaban incluidos los momentos causados por 

cargas verticales y los·causados por fuerzas horizontales. En realidad, 

atendiendo a la forma corno están obtenidos los factores de amplificación, 

no es correcto afectar los momentos causados por las cargas verticales por 

el mismo factor que afecta a los momentos causados por fuerzas horizorita-

' les. El factor F {e e 1. 6) toma en cuenta el incremento en los momentos '~. as 
de los extremos de las columnas de un entrepiso causado por un desplaza-

miento lateral relativo entre los niveles que limitan el entrepiso; se ob

tiene de considerar el equilibrio de las columnas de un entrepiso. Si no 

hubiera deformación lateral causada por las cargas, la suma de los momen

tos en los extremos de las columnas sería igual al producto Vh. A causa 

de un desplazamiento lateral del entrepiso, fi, la suma de esos momentos es: 

EM = Vh + 1·1ll 

que puede escribirse como sigue (ref 1.4): 

Es decir, 

tante V. 

no causan 

servador. 

l:M = F Vh 
as 

F solo debe afectar a los momentos asociados a la fuerza caras 
Afectar por F los momentos causados por cargas verticales que 

as 
desplazamiento lateral apreciable resulta innecesariamente con-

El criterio de aplicar F a los mqmentos causados por cargas verticales 
as 

que sí originan movimientos laterales apreciables es sólo una forma aprox! 

mada de ptoceder que no tiene justificación teórica, pero que se considera 
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aceptable. En la ref 1.4 se dice cómo tratar este caso en forma más 

precisa. 

El factor de amplificación, F ab' para momentos causados por fuerzas que 

no provocan desplazamiento lateral apreciable toma en cuenta los momen

tos adicionales causados por las deformaciones transversales de la co

lumna en toda su altura, estando fijos lateralmente sus extremos. su 

obtención se basa en las ideas ·siguientes: 

En una viga-columna sujeta a una carga axial, P < P , y a un momento 
e 

flexionante constante, M ' o 
la flecha en una sección se obtiene aprox~ 

damente con la expresión (ref 1.6): 

y= y 
o 

1 

1-P/P 
e 

donde· Y es la flecha que habr!a si no actuara la carga P. El momento 
o 

flexionante resulta ser 

M = M + PY 
o o 

1 

1-P/P 
e 

expresión que, con algunas simplificaciones, se transforma en la siguie~ 

te (ref 1 .6): 

. 1 

M= ----i-
1-P/P 

e 

El coeficiente de M de esta expresión es el factor de amplificación que o 
sirve de base a la ec 1.2. 

La cantidad e es un factor correctivo menor que 1.0 que se aplica cuan-
m 

do el momento de primer orden no es constante a lo largo de la columna, 

es decir cuando los momentos máximos de primer y de segundo orden no ocu

rren en la misma sección, como sucede en columnas oon extremos restrin-

gidos lateralmente cuando M1 y M
2 

no son de igual magnitud y, sobre todo, 
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cuando la pieza se deforma con curvatura doble. Esto último se refleja 

con el signo de 0.4 M
1

;M
2 

que debe ser negativo cuando la curvatura es 

doble y positivo en caso contrario. Para calcular Cm, se aplica lo dicho 

en el primer párrafo de 1.3.2.b acerca de M1 , M2 y M1/M2• 

Para valuar la carga critica, 

ficada El (ec 1.5) que es una 

P , con la ec 1.4, se usa una rigidez modi
c 

fracci'ón de la rigidez de la sección total 

no agrietada (E I ). El factor 0.4 toma en cuenta, aproximadamente, la 
e g 

no elasticidad del concreto y el agrietamiento. El factor 1/(1 +u) toma 

en cuenta el efecto de las deformaciones diferidas debidas al flujo plás

tico del material¡ interviene en el cálculo de Fab' pero no en el de Fas 

La cantidad u es el cociente entre el máximo momento de diseño por carga 

muerta y el máximo momento de diseño debido a carga muerta más carga viva 

(tómese en cuenta que en este último no se incluye el efecto del sismo ni 

del viento). La ec 1.5 es demasiado conservadora cuando la cuantia de re

fuerzo es grande (del orden de 0.03 ó más). En estos casos se puede tomar 

en cuenta la contribución del refuerzo con la expresión siguiente: 

0.2E I + E I 
EI = 

C g S S 

1 + u 

donde I es el momento de inercia del refuerzo con respecto al eje cen
s 

troidal de la sección, y E , el módulo de elasticidad del acero. 
S 

Al calcular la rigidez de entrepiso, R, que interviene en la fórmula de 

F (ec 1.6), deben incluirse los efectos de la flexión general cuando as 
ésta sea significativa (véanse ~os comentarios al inciso a) Conceptos pre-

liminares, de esta sección). 

En el factor F , la rigidez de entrepiso se encuentra dividida entre Q. as 
Inicialmente se supuso que el factor de comportamiento sismico Q es igual 

al factor de ductilidad x /x • En estas condiciones, el motivo de que se 
u y 

divida entre Q es el siguiente: si-se requiere diseñar una estructura 

elastoplástica para que resista una fuerza lateral V (fig 1.2), el momento 
u 
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resistente en la base 

equivale a tratar una 

debe ser V h + W x ; pero esto 
u u u 

estructura ficticia elástica de 

según la figura 

rigidez R/Q. 

En realidad, el factor de comportamiento sísmico Q no es igual al factor 

de ductilidad; sin embargo, se ha conservado el cociente R/Q, pero más 

bien para involucrar en él aproximadamente los efectos del comportamiento 

inelástico, sin que se pretenda que esté plenamente justificado el proce

der. Se juzga que es razonablemente conservador en la mayor parte de los 

casos. 

El factor de comportamiento sísmico, Q, resulta igual al factor de ducti

lidad solo en el caso de estructuras ideales elastoplásticas sujetas a 

sismos de espectro de banda ancha, es decir que no tengan periodo dominan

te definido. Las estructuras reales no son elastoplásticas y los movimien

tos del terreno en la zona blanda del Distrito Federal durante sismos in

tensos sí tienen periodo dominante bien definido. 

l. 4 .1 Concreto 

La inclusión de dos clases de concreto en las Normas es uno de los cam

bios principales con relación a las Normas de 1977. El concreto clase 2 

de hecho es el fabricado con los agregados andesiticos tradicionales del 

Valle de México. El concreto clase 1 es más denso, más rígido, y con 

menor deformación diferida y menor contracción que el concreto clase 2; 

principalmente se fabricará con agregados calizos traídos de fuera del 

Valle. Se pretende que el de clase 1 se use en las estructuras de impor

tancia especial, ya sea por su función o por su tamaño. 

Una razón que motivó la busca de nuevos agregados fue el hecho de que la 

calidad de los agregados andesíticos es cada vez peor, a causa de que 

los bancos de agregados de buena calidad se van agotando. 

12 



Las Normas promueven que las estructuras, en especial las del grupo A o 

B1 según se describen en el art 174 del Reglamento (ref 1.7), se cons

truyan con concreto 1; sin embargo, dejan en libertad a los responsables 

de la obra para que puedan optar por el de clase 2, si a su criterio y 

bajo su responsabilidad consideran que conviene usarlo para alguna obra 

de las mencionadas. En efecto, puede ocurrir que por alguna razón sea 

muy difícil conseguir el agregado denso para el concreto de clase 1 .y los 

resp0 nsables encuentren que el agregado andesítico disponible puede dar 

lugar a una estructura satisfactoria. Deberán evaluar las propiedades 

del concreto clase 2 que deseen usar y con ellas justificar en la memo-· 

ria de cálculo que la estruct.llra se comportará satisfactoriamente; en 

particular, que se obtendrá la resistencia, durabilidad y rigidez nece

sarias. En el diseño deberán ~ncluir los efectos de la mayor deforma

bilidad y mayor contracción del concreto. 

El valor nominal, f*, representa una resistencia tal que la probabilidad 
e 

de que la resistencia del concreto en la estructura sea menor que f* es 
e 

aproximadamente de 2 por ciento. El percentil 2 corresponde al plantea-

miento general de los niveles de seguridad adoptados en el Reglamento 

(ref 1.7). Por otra parte, 

(ref 1.8) en el sentido de 

en f* está incluida la tendencia observada 
e 

que la resistencia del concreto en la estruc 

tura es menor que la obtenida en los cilindros de control. Esta dismi

nución es un efecto normal de las operaciones de colocación (transporte 

hasta los moldes, compactación, etc), así como de la menor eficacia que 

normalmente tiene el curado del concreto en la estructura con relación 

al curado de los cilindros. 

1.4.2 Acero 

Los títulos de las Normas citadas son los siguientes: 

NOM B6 ' Varillas corrugadas y lisas de acero, procedentes de lingote o 

palanquilla, para refuerzo de concreto 
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NOM B294 varillas corrugadas de acero, torcidas en frío, procedentes de 

lingote o palanquilla, para refuerzo de concreto 

NOM B457 Varillas corrugadas de acero de baja aleación, procedentes de 

lingote o palanquilla, para refuerzo de concreto 

NOM B290 Malla soldada de alambre de acero, para refuerzo de concreto 

NOM B293 Alambre sin recubrimiento, relevado de esfuerzos, para usarse 

en concreto presforzado 

NOM B292 Torón de siete alambres sin recubrimiento, relevado de esfuer

zos, para concreto presforzado 

NOM B18 Varillas corrugadas y lisas de acero, procedentes de riel, para 

refuerzo de concreto 

NOM B32. Varillas corrugadas y lisas de acero, procedentes de eje, para 

refuerzo de concreto 

NOM B72 Alambre corrugado de acero, laminado en frío, para refuerzo 

de concreto 

1 . 5 V.únel'lh-ionu de di.4 eiio 

Las reducciones estipuladas toman en cuenta variaciones desfavorables en 

la colocación del refuerzo, y en las dimensiones y colocación de los mol

des. Estas variaciones afectan principalmente la resistencia de ele

mentos de sección pequeña. 

1 • 6 Fa.&oJt.e.!.> de Jt.eJ.>.ú.>.tenu:.a. 

Los factores de resistencia y los factores de carga, junto con los va

lores medios y dispersiones de las acciones internas y de las resisten

cias correspondientes de los elementos, definen una cierta probabilidad 

de falla del elemento con relación a la acción interna considerada 
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(ref 1 .9). Con los factores de carga se toma en cuenta principalmente 

la variabilidad de las cargas, las incertidumbres en el análisis estru~ 

tural y la importancia de la estructura. Con los factores de resisten

cia se toma en cuenta: a) la dispersión en las resistencias reales con 

relación a la predicha por las fórmulas, p. ej. las resistencias de fle

xión tienen una dispersión menor que las resistencias a fuerza cortante; 

b) el grado de seguridad involucrado en cada fórmula, es decir hay fÓr

mulas que dan valores medios de la resistencia y hay otras que dan en

volventes inferiores; e) el tipo de falla que puede producirse; así, una 

falla por flexión es más bien dúctil y una por fuerza cortante es frágil; 

d) las consecuencias de la falla,p. ej. la falla de una columna general

mente es de más consecuencia que la de una losa o una viga. 

En general, se busca que la probabilidad de falla sea menor en estruc

turas de importancia especial, en formas de falla frági~y en elementos 

cuya falla implica la falla de otros. 
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2. REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE 

2.1 E6tado~ ~e de 6a!!a 

2.1.1 Hipótesis para la obtención de resistencias de diseño 

En la fig 2.1 se ilustra el significado de la hipótesis y la aplicación 

de las condiciones de equilibrio. Las hipótesis son aplicables a sec

ciones de cualquier forma. A diferencia del Reglamento ACI 318, se hace 

disminuir el esfuerzo medio de compresión del bloque de esfuerzos como 

fw1ción de f', en lugar de·su profundidad. Desde el Reglamento DDF de 
e 

' 1966 (ref 2.1) se adoptó este criterip, porque permite construir juegos 

de curvas de interacción que no dependen de f' para dimensionamiento de 
e 

columnas (ref 2.2), y conduce a resultados muy semejantes a los obteni-

dos con el del ACI. 

2.1.2 Flexión 

El objeto del refuerzo mínimo es evitar la falla súbita que se produci

ría al agrietarse el miembro. En efecto, si la resistencia a flexión 
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de la sección agrietada es menor que la resistencia de la sección no 

agrietada, el momento flexionante que agriete al miembro lo hará fallar. 

Contra esta eventualidad se adoptó un margen de seguridad de 1.5. La 

fÓrmula 2.1 se obtiene aplicando el criterio indicado a una sección de 

ancho b y peralte h. 

b l RenuVLzo málUÍ!Io 

Al limitar la cantidad de refuerzo de tensión, se logra que el elemento 

tenga comportamiento dúctil, es decir que sea capaz de disipar cierta 

energía antes de romperse. Esta cualidad es particularmente deseable 

en elementos que deban resistir sismos, de allí que en ellos el refuerzo 

de tensión se limite al 75 por ciento del que corresponde a la falla ba

lanceada. Las hipótesis para calcular resistencias a flexión y, por 

tan~o, el concepto de falla balanceada no son en rigor aplicables a un 

elemento que ha sufrido varios ciclos de deformaciones inelásticas, como 

ocurre bajo un sismo intenso; sin emhar9o, la cuantía de refuerzo de ten 

sión continúa siendo un Índice de la fragilidad de la viga. 

En la fig 2.2 se muestran las condiciones que corresponden a la falla 

balanceada de una sección. Cuando no hay acero de compresión, se llega 

a la ec 2.2 a partir de dichas condiciones y del equilibrio. 

el Sec.uonu L y T 

_El refuerzo prescrito es para evitar fallas por esfuerzos cortantes y 

tensiones normales en los planos de los paños del alma en que los pati

nes se unen a ésta (ref 2.3). 

Las fórmulas están obtenidas a partir de las condicic~es d2 equilibrio y 

de las hipótesis de 2.1.1. 

el Ru.ú>.tenc-<.a a 6.teu6n de v,LgiU> d,tag~tagma 

lB 



El conjunto de hipótesis de 2.1.1 para calcular resistencias a flexión 

deja de ser aplicable cuando la relación entre el peralte y el claro es 

grande. Por otro lado, reforzar una viga diafragma concentrando el re

fuerzo por flexión cerca de la cara de tensión como si fuera una viga 

ordinaria, aunque podría dar la resistencia requerida a flexión, en con 

diciones de servicio provocaría agrietamientos excesivos en zonas más 

alejadas del borde de tensión, debido a que en ellas se presentan los 

esfuerzos máximos de tensión antes que la viga se agriete (ref 2.4). Por 

esto es la necesidad de distribuir el refuerzo como se indica en 4.1.4 y 

el tener que valuar el brcazo del par resistente con expresiones que de

penden de la relación L/h. Los procedimientos para el cálculo de vigas 

diafragma por flexión están basados en la ref 2.4 con algunas modifica-

cienes. 

2.1.3 Flexocompresión 

En interés de la sencillez en los cálculos, se suprimió el concepto de 

excentricidad accidental (sólo se mantuvo como excentricidad mínima) • 

En cierta medida, el haber suprimido la excentricidad accidental se com

pensa con la reducción que se introdujo en los factores de resistencia, · ·: 

FR, para flexocompresión. Desde el punto de vista del concepto? es pre

ferible tomar en cuenta los momentos no previstos mediante la excentri

cidad accidental a considerarlos con los factores de resistencia; pero 

se juzgó que la simplificación que se logra en los cálculos al dimensio 

nar justificab·a la medida adoptada. 

La fÓrmula 2.15 es la de B Bresler (ref 2.5) 

2.1.4 Aplastamiento 

Este inciso se refiere a esfuerzos de aplastamiento sobre concreto que 

no tiene refuerzo transversal que restrinja las deformaciones normales 

a la dirección de los esfuerzos. No se aplica a zonas de anclaje de 

elementos postensados porque éstas sí están reforzadas transversa~ente. 
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2~1~5 Fuerza cortante 

a) FueJr.za c.o!Lta.nte. que -toma. el c.onCJte-to, V c.R 

Las reducciones en VeR que se prescriben para vigas de·más de 70 cm de 

peralte y/o relación h/b mayor que 6, tienen corno antecedentes los en

sayes que sobre el efecto del tamaño de la sección se citan en la ref 

2~3 La tendencia de los resultados de dichos ensayes indica que V 
cR 

disminuye al aumentar el tamaño y la relación peralte-ancho. Ahora los 

valores prescritos son más conservadores que en las Normas anteriores, a 

causa del frecuente agrietamiento diagonal observado en vigas grandes. 

I Vigas sin presfuerzo 

Diversos estudios posteriores al Reglamento de 1966 han demostrado la 

necesidad de hacer depender la fuerza cortante que toma el concreto de 

la cuantía de acero longitudinal de tensión en forma más directa que 

como entonces se hacía. Este criterio ha sido adoptado también por otros 

reglamentos (refs 2.6, 2.7). 

Lo que el)._ una viga con refuerzo transversal se ·llama 11 Contribución del 

concreto", VeR' consta en realidad del componente vertical de la fuerza 

que actúa en el concreto arriba de la grieta, de la fricción que se ge

nera en ésta entre las superficies de concreto en contacto, y de la 

fuerza cortante que torna el propio refuerzo longitudinal. Si disminuye 

la cuantía de refuerzo longitudinal, disminuye la fuerza cortante que 

torna dicho refuerzo y, por otra parte, la grieta diagonal se hace más 

larga y ancha, con lo que se reduce la capacidad de la zona de compre

sión y disminuye la fricción a lo largo de la grieta. El factor 

(3.5-2.5 M/Vd) torna en cuenta que las condiciones de equilibrio de una 

viga después del agrietamiento diagonal mejoran conforme disminuye la 

relación claro de cortante a peralte. 
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II. Elementos anchos 

El ancho de un elemento tiene un efecto favorable sobre su resistencia 

a fuerza cortante. Esta particularidad se hizo intervenir en las nuevas 

normas, de manera que el diseño por cortante de elementos anchos, como 

zapatas y muros, es algo menos conservador que según las NOrmas de 1976, 

con las que se diseñaban como si fueran vigas. Las disposiciones actua

les tienen como antecedente la ref 2.8. Se debe tener presente la ne

cesidad de que el refuerzo para flexión cuente con el anclaje adecuado, 

de acuerdo con lo que se establece en las Normas. 

III. Miembros sujetos a flexión y carga axial 

Las expresiones de este inciso están basadas en las refs 1.2 y 1.3. To

man en cuenta que. la resistencia a tensión diagonal aumenta o disminuye 

según que el miembro esté sujeto a compresiones o tensiones axiales. 

El criterio para tratar columnas circulares proviene·de la ref 2.9. 

IV. Miembros de concreto presforzado 

El criterio que se adoptó es la forma simplificada que especifica el 

Reglamento ACI 318. Si el presfuerzo es parcial, la viga se trata como 

si no fuera presforzada, lo cual es un criterio conservador que se con

sidera razonablemente justificado. 

La fórmula para calcular el refuerzo transversal es la que se obtiene de 

la analogía de la. armadura. Ahora se exige un refuerzo mínimo·por ten

sión diagonal en las zonas críticas de todas las vigas, aunque no tengan 

que resistir sismos. El requisito de que V no exceda de 2 F bd lf* 
u R e 

tiene por objeto evitar que el miembro falle por compresión del con-

creto antes que fluya el acero del refuerzo en el alma. El coeficiente 

se redujo de 2.5 a 2, a fin de llegar a. secciones de mayor tamaño cuan-
' do la fuerza cortante es grande. Una sección mayor, además de que dis-
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minuye el riesgo de falla frágil por compresión, conduce a un mejor 

comportamiento en flexión ante acciones repetidas como las debidas a 

sismo, y, por otra parte, restringe el agrietamiento diagonal excesivo 

ante cargas estáticas, problema que solía presentarse en vigas que 

cumplían con el requisito. 

Para vigas con presfuerzo total, en esencia el criterio prescrito es el 

del Reglamento ACI 318. 

La compresión transversal que la reacción induce en la zona de apoyo de 

la viga aumenta la capacidad a tensión diagonal de esa zona, de aquí que 

se admita dimensionar con la fuerza cortante que actúa a un peralte efes 

tivo del paño del apoyo. Si la reacción no comprime la cara inferior 

del miembro como sucede, por ejemplo, en las vigas de un marco, el efec

to favorable mencionado es dudoso, y en tales casos se recomienda di

mensionar la zona extrema de la viga con la fuerza cortante que actúe 

en el paño de la columna. Aparentemente, debería admitirse diseñar con 

la fuerza cortante que actúa a un peralte del paño del apoyo sólo en el 

caso de extremos de vigas sobre apoyos libres; en estas condiciones no 

hay momento negativo y la grieta diagonal se forma a cierta distancia 

del paño del ap0yo. 

61 1 ntV!JtLlpc.i.6n y ttw.h!a.pe del. 1Le61LVL:z:o tong.{.tu.CÜ.I'Iit(. 

El agrietamiento tiende a desarrollarse prematuramente donde se interrum

pe parte del refuerzo longitudinal en zonas de tensión, con la consi

guiente reducción en la capacidad a fuerza cortante. Las disposiciones 

de este inciso están dirigidas a controlar dichos efectos. 
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El criterio general que se adoptó es el del Reglamento ACI 318. 

hl fu.eJLza. c.ol!..tan.te en io-611.6 y zapa.ta.6 

Una zapata o una losa plana puede fallar por tensión diagonal como si 

fuera una viga ancha, es decir, con agrietamiento inclinado en una sec

ción que abarcaría todo el ancho, o bien la falla se puede presentar en 

torno de una columna o de una carga concentrada, de modo que el agrieta

miento inclinado define superficies de conos o pirámides truncados. El 

objeto de los incisos I y II es revisar ambas posibles formas de falla. 

En la fig 2.3 se ilustra la definición de sección critica. La reducción 

de la sección crítica por efecto de aberturas próximas se ilustra en la 

ref 1.3. 

El procedimiento para calcular el refuerzo por tensión diagonal se desa

rrolló a partir de las disposiciones del Reglamento ACI 318 y del método 

que en la ref 2.10 se aplica cuando no hay transferencia de momento entre 

colul!U1a y losa. 

En los comentarios a la sección 6.5 de' las Normas se trata 

sobre este terna • 

.<.) Re.ó.W.tenc..<.a. a 6u.eJLza c.ol!..ta.n.te polt 6lt.<.c.úón 

algo más 

La fig 2.4 ilustra el concepto de resistencia a cortante por fricción. El 

criterio de dimensionamiento está basado en las refs 1.2 y 2.11. 

2 .l. 6 Torsión 

Las disposiciones no son aplicables a miembros demasiado cortos, porque 

en éstos el mecanismo de falla por torsión es distinto del supuesto en el 

desarrollo del procedimiento. 

La idea de considerar dos casos en el diseño por torsión (miembros en 

los que su resistencia a torsión es o no necesaria directamente para el 

equilibrio de la estructural está tornada de los reglamentos inglés y CEB 
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(refs 2.6 y 2.7) 

Para miembros del primer tipo, se siguió el criterio europeo de suponer 

nula la contribución del 

mentes e's el de una viga 

en voladizo. 

concreto, T . 
cR 

que a lo largo 

Un ejemplo típico de estos ele

de ella soporta una marquesina 

E·l segundo caso se presenta en estructuras hiperestáticas donde la .fal

ta de resistencia a torsión de sus miembros no afecta directamente el 

equilibrio, el cual puede mantenerse por redistribución. Sin embargo, 

les momentos torsionantes remanentes pueden disminuir la resistencia a 

fuerza cortante, por lo que no es posible ignorar totalmente la torsión. 

La viga que se diseña en el ejempl6 7 ilustra este caso. 

El criterio para valuar la rigidez torsional es el del reglamento inglés, 

que toma en cuenta el agrietamiento disminuyendo a la mitad la rigidez 

torsional elástica de la sección completa. 

El resto de las disposiciones es una simplificación del criterio ACI 318-71. 

El valor de TOR dado por la ec 2.31 es la resistencia a torsión de una 

sección sin refuerzo; T representa el nivel al que puede 'llegar T sin 
cR u 

que disminuya considerablemente la resistencia a fuerza cortante; por 

otra parte, es un valor conservador de lo que suele llamarse "contribu

ción del concreto" (en buena parte constituida por el momento de las 

fuerzas cortantes que toman directamente las barras longitudinales). 

Estos conceptos, así como el criterio que se adoptó para definir cuándo 

se puede despreciar la torsión, se ilustran en la fig 2.5. La expresión 

2.30, como igualdad, representa la interacción entre las resistencias a 

torsión y a fuerza cortante de un miembro sin refuerzo transversal. 

La limitación de T es necesaria para evitar que el concreto falle por 
u 

las compresiones diagonales causadas por la torsión, antes que fluya el 

refuerzo. La expresión para el límite de T de las normas anteriores 
u 

se modificó para darle más congruencia con el límite que establece el 
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Reglamento ACI 318. 

2 . 2 E1.da.d0.6 Um.U:e de MUr.v.i..c..i.o 

2.2.2 Deflexiones 

Se juzgó aceptable la precisión obtenida al calcular deflexiones a par-

tir del momento de inercia de la sección transformada agrietada (ref 2.12). 

Si se desea una precisión algo mayor, puede usarse el procedimiento de 

la ref 1.2. Este último se recomienda para calcular deflexiones en lo

sas. El incremento que con el transcurso del tiempo experimentan las 

deflexiones se debe esencialmente al flujo plástico del concreto causado 

por compresiones debidas a flexión; el refuerzo de compresión restringe 

estas deformaciones, de aquí que la magnitud de la deflexión diferida 

dependa de la cuantía A'/bd (refs 2.12 y 1.2), 
S 

2.2.3 Agrietamiento en elementos no presforzados que trabajan en una 

dirección .. 

Con el requisito prescrito se limita indirectamente el ancho de grieta 

a un valor del orden de 0.5 rnm. El criterio es en esencia el del Re-

glamento ACI-318. 
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3. REQUISITOS COMPLEMENTARIOS 

3.1 Anclaje 

3.1.1 Requisitos generales 

Desde las Normas de 1977, se adoptó el criterio de revisar sólo l~ngitu

des de anclaje en lugar de esfuerzos de adherencia. En general, el 

criterio es el del Reglamento ACI 318. Existen varias razones que hacen 

más significativo el concepto de longitud de anclaje que el de esfuerzo 

de adherencia; entre ellas están las que siguen: 

a) Los esfuerzos de adherencia resistentes que antes se especificaban 

provienen de dividir magnitudes de fuerzas entre productos de longi

tudes de anclaje por perímetros de barras, es decir, son esfuerzos 

medios que tienen significado si se asocian a una longitud de barra, 

pero que no pueden relaci~narse con el esfuerzo que actúe en una sec

ción. 

b) Los esfuerzos reales distan mucho de tener distribuciones que puedan 

calcularse. 
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e) Con el criterio de revisar esfuerzos de adherencia no es posible 

tomar en cuenta el anclaje extremo que tenga el refuerzo en los apo

yos. 

El requisito necesario y suficiente en cuanto a anclaje es el del inciso 

3.1.1 a) de las Normas; el resto de la sección 3.1 indica cómo cumplir 

con él en casos usuales. La exigencia de valuar la fuerza de tensión 

con el máximo momento que actúa en un peralte efectivo a cada lado de 

la sección se debe a que la formación de una grieta diagonal incrementa 

la tensión en esa sección; este efecto se demuestra en la fig 3.1. 

La expresión y los criterios para calcular longitudes de desarrollo de 

refuerzo de tensión están basados en la ref 1.2, al igual que el resto 

de la sección 3.1. En las nuevas normas se precisó la forma de calcular 

el anclaje de barras dobladas a 90 ó 180 grados; el procedimiento está 

basado en el tratamiento que se da en la ref 1.2 al anclaje de barras 

que terminan en ganchos estándar. 

Las otras disposiciones de la sección 3 son, en esencia, las correspon

dientes de las Normas de 1977, con las salvedades de que se amplió la 

sección 3.4 relativa al recubrimiento del refuerzo, y se incrementó a 660 

el coeficiente de la fórmula.que da el refuerzo mínimo por cambios volu

métricos. Esto Último a fin de disminu~ la diferencia entre el refuer 

zo calculado con dicha fÓrmula y el obtenido con la regla de 0.002, 

pñra aceros de alta resistencia, como la malla de alambre soldado. 

28 



4. DISPOSICIONES COMPLEMD:TARIAS PARA ELEMENTOS ESTRUCTURALES COMUNES 

4.1 V~gaó 

4.1.1 Conceptos generales 

La definición de claro que se incluye en las Normas se refiere en reali

dad a vigas libremente apoyadas. Cuando la viga es monolítica con sus 

apoyos, el claro se considera como la distancia libre entre paños de 

apoyos. 

En el cálculo de fuerzas cortantes de vigas de más de 3 m de claro que 

reciben cargas de losas con distribución notoriamente distinta de la uni

forme, debe tomarse en cuenta esta circunstancia; tal es el caso de vi-

gas grandes que soportan tableros cuadrados de losas, pues en ellas la 

carga proveniente de la losa tienen una distribución mas bien semejante 

a la triangular, y, aunque la fuerza cortante máxima es la misma que la 

que resultaría de suponer distribución uniforme, a lo largo de la viga 

se obtienen fuerzas cortantes mayores. 
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4.1.4 Vigas diafragma 

e) V.<:ga.<~ d.i.a.6Jta.gma. que unen mwuu • .&uj do!> a. 6ueJLza.<~ ho)[.(.zonta.e.u en .w 

p.ta.no • 

En estas vigas se descarta el refuerzo formado por barras longitudina

les y estribos transversales, a causa de que el agrietamiento alterno de 

flexión provocado por el sismo deteriora el concreto en todo el peralte 

de los extremos de la viga, fo~ando secciones con resistencia a fuerza 

cortante prácticamente nula. Las diagonales de refuerzo que se especi

fican suministran la capacidad necesaria a fuerza cortante, aunque el 

concreto se dañe. Este tipo de refuerzo se desarrollÓ en Nueva Zelanda 

(refs 4.1 y 4.2). 

4.1.5 Vigas de sección compuesta 

Los criterios de dimensionamiento son los del Reglamento ACI-318 

4. 2 Co.l'.umna<~ 

4.2.2 Refuerzos mínimo y máximo 

Los propósitos de especificar un mínimo para el refuerzo longitudinal 

son suministrar una cierta resistencia a flexión y evitar que, por efec

to del flujo plástico del concreto, el refuerzo llegue a fluir bajo 

cargas sostenidas de servicio. Un límite'máximo es necesario para que 

el concreto pueda colarse sin dificultades excesivas, y para que el cos

to no aumente demasiado por el mayor consumo de acero. 

4.2.3 Requisitos para el refuerzo transversal 

La expresión 850//f 
y 

da, aproximadamente, 17 para 

tural de las normas antiguas (f = 
y 

2 
2300 kg/cm J • 

el acero grado estru~ 

La intención de redu-

cier la separación de los estribos cerca de los nudos es aumentar la 

ductilidad de la columna en esas zonas, que son críticas bajo sismo. 
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En la fig 5.4 se presenta un ejemplo del uso de grapas para dar soporte 

lateral a barras que no son de esquina. 

4.2.4 Columnas zunchadas 

La ventaja de una columna zunchada con respecto a otra no zunchada es 

su mayor ductilidad; ésta proviene del efecto confinante del zuncho, 

que actúa después que el recubrimiento se desprende. La ec 4.2 está 

obtenida de modo que, bajo carga axial, el incremento de resistencia 

debido al zuncho es igual a la disminución de ésta causada por la pé~ 

dida del recubrimiento. 

4.2.5 Detalles del refuerzo en intersecciones con vigas o losas 

Debe hacerse hincapié en la importancia de no omitir los estribos de 

las columnas en las intersecciones con vigas o losas, y de que éstos 

cumplan con los requisitos prescritos. La falta o escasez de estribos 

de columnas en dichas uniones ha originado derrumbes durante sismos 

por pandeo del refuerzo longitudinal. 

4.3 Lo~aó 

4.3.3 Losas apoyadas en su perímetro 

Se ha conservado el criterio del Reglamento de .1966 para el diseño de 

losas apoyadas en su perímetro. Los coeficientes están obtenidos de 

los de Siess y Newrnark (ref 4.3). En la ref 4.4 se pueden consultar 

los puntos principales de la obtención de los coeficientes, así como 

algunas observaciones sobre otros aspectos del diseño de estas losas 

(cargas concentradas, cargas lineales). Cabe decir que desde las Nor

mas de 1977 se anexó el caso del tablero aislado y que sus coeficien

tes son las del método 2 del código ACI 318-66. También entonces se 

incluyó un criterio aproximado para revisar la resistencia a fuerza 

cortante. 
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4.5 M~o6 

En general, las disposiciones para muros sujetos a cargas verticales son 

las del Reglamento de 1966. En cuanto a los muros con fuerzas horizon

tales en su plano, se optó por reunir en un solo subcap!tulo todos los 

requisitos para su diseño, corno los de flexión y fuerza cortante; los 

criterios para estos muros están basados en el Reglamento ACI-318. 

El uso de muros de concreto para resistir sismo presenta la ventaja evi 

dente de facilitar el control de las deformaciones laterales, aspecto 

que se vuelve crítico en marcos de cierta altura; además, suprime la 

posibilidad de que se formen accidentalmente mecanismos de falla lateral 

de entrepiso (esta posibilidad existe, aun cuando se diseñe con el cri

terio de viga débil-columna fuerte) • 

Cuando se recurra a muros para resistir fuerzas laterales, se recomienda 

tener presente las consideraciories siguientes: 

a) La solución más aconsejable consiste en tener al menos cuatro ejes 

con muros acoplados, y marcos en los ejes restantes, todo es~o dis

puesto simétricamente. El contar con marcos además de los muros su

ministra una segunda línea de defensa que en un momento dado puede 

evitar el derrumbe de la estructura. 

b) No es aconsejable usar solo dos ejes con muros, aunque sean simétri

cos, pues si falla uno puede fallar la estructura completa,· por la 

aparición inmediata de torsiones importantes de entrepiso al faltar 

uno de los muros. 

e) Cuando se usen muros y marcos, al diseñarlos debe revisarse que la 

rigidez, resistencia y capacidad de deformarse de ambas formas estru~ 

turales sean tales que permitan sUmar sus resistencias, a fin de ob

tener un diseño eficiente. En efecto, puesto que generalmente la ri

gidez y resistencia de un muro son mayores que la del marco acoplado 

a él, y su capacidad de deformarse es menor que la de éste, puede 
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ocurrir que el muro falle antes que el marco alcance su resistencia. 

Si esta situación se presentara, para resolver el problema podrÍa 

aumentarse la capacidad de deformarse del muro, o aumentarse la ri

gidez del marco. 

Estos requisitos están encaminados a garantizar una cierta capacidad de 

giro en las secciones donde se sup?ngan articulaciones plásticas. Sin 

embargo, debe advertirse que cuando se analice al límite considerando 

mecanismos de colapso, en algunos casos la capacidad de rotación puede 

ser insuficiente. 

4 • 9 M~n6 u1.cv., 

En las nuevas normas se dan disposiciones para diseñar ménsulas con re

laciones c/d hasta 1.0, con base en el Reglamento ACI 318. Al igual que 

con los muros, para las ménsulas se agruparon en un solo subcapítulo los 

distintos requisitos de diseño. 
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5. MARCOS DUCTILES 

5. 1 Requ.Uiloó genrvr.alu 

Este capítulo es nuevo en las Normas; está basado esencialmente en el 

Apéndice A del Reglamento ACI de 1983 (refs 1.2, 1.3 y 5.1) y ea algunos 

criterios de diseño neozelandeses (refs 5.2 y 5.3). Se entiend~por 

marco dÚctil una estructura monolítica formada por columnas y vigas que. 

bajo la acción de un sismo intenso es capaz de soportar una serie de 

ciclos de comportamiento inelástico, sin menoscabo significativo de su 

capacidad de carga. Lo anterior se logra si en el marco puede formarse 

un mecanismo de falla en el que las zonas que funcionan como articula

ciones plásticas poseen una considerable capacidad de giro ante acciones 

repetidas. La razón principal de usar estructuras dúctiles es que per

miten ser diseñadas para resistencias menores que las que requerirían en 

un cierto sitio estructuras de comportamiento elástico. Esto ocurre 

así, entre otros motivos, por la energía que durante un sismo disipa 

el marco dúctil en los ciclos histeréticos Pero se debe estar conscie~ 

te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse daños estructura

les, principalmente en las vigas, que requerirán quizá de reparaciones 

de costo no despreciable; de manera que los responsables del proyecto y 

el p~opietario tienen que elegir entre usar el nivel de seguridad sumi-
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nistrado por el Reglamento y sus Normas Complementarias para marcos dúc

tiles, o aumentar el costo inicial de la estructura para disminuir el 

riesgo de daños futuros. 

La capacidad de giro en las articulaciones plásticas se logra limitando 

la cuantía de refuerzo a tensión y suministrando confinamiento lateral 

al concreto por medio de estribos cerrados o zunchos suficientemente 

resistentes y próximos entre sí. El confinamiento lateral hace que au

mente la capacidad de deformación longitudinal de compresión del concre

to tanto directa como por flexión y, por tanto, que se incremente la 

capacidad de giro. 

Las fallas no dúctiles, como las debidas a fuerza cortante o a menoscabo 

en la adherencia, se restringen mediante el uso de acero con fluencia 

definida. Si el acero fluye bajo una cierta fuerza, quedan acotados los 

esfuerzos de adherencia y los momentos flexionantes; indirectamente t~ 

bién quedan acotadas las fuerzas cortantes. El obtener un comportamie~ 

to aceptablemente estable bajo cargas cÍclicas, como las que imponen los 

sismos, se propicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes en los 

elementos del marco. 

En general, los requisitos de este capítulo están encaminados a lograr, 

mediante requisitos de detalles de refuerzo y dimensiones, que el campo~ 

tamiento del marco esté regido por el giro inelástico por flexión en las 

zonas que se consideran articulaciones plásticas sin que se presente 

antes otro tipo de falla, y que soporte ciclos de carga impuestos por 

sisnos intensos. 

De acuerdo con el criterio.general adoptado en el art 207 del Reglamento 

(ref 1.7) y en las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sis

mo (ref 5.4), a los edificios formados por marcos dúctiles les corres

ponde un factor de comportamiento sísmico, Q, igual a 4. También puede 

aplicarse este valor cuando se usan marcos y muros o contravientos, con 

tal que la fuerza sísmica resistida por: los marcos en cada entrepiso 

sea por lo menos el 50 por ciento de la total. Se admite así porque, 
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aunque el muro tiene menos capacidad que un marco para deformarse sin 

fallar, en una estructura formada por marcos dúctiles y muros, si llegan 

a fallar éstos, los marcos representan una segunda defensa que puede 

evitar'el derrumbe de la construcción. 

Para revisar el requisito de que en cada entrepiso los marcos sean capa

ces de resistir al menos el SO por ciento de la fuerza cortante actuante, 

puede procederse en la forma siguiente: 

a) Analícese la estructura y determínense las fuerzas cortantes que ac

túan en las columnas. 

b) Si en cada entrepiso la suma de las fuerzas cortantes que actúan en 

las columna< que forman marcos al suponer que no existen los muros es 

al menos el SO por ciento de la fuerza cortante total de ese entre

piso, se acepta que se cumple el requisito. 

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suministrará a esos 

marcos por lo menos el SO por ciento de la resistencia necesaria de en

trepiso. 

Si al aplicar el procedimiento anterior no se cumple con el requisito, 

puede recurrirse al criterio general que consiste en comprobar que los 

marcos solos, suponiendo que los muros han fallado, son capaces de re

sistir en cada entrepiso al menos el SO por ciento de la fuerza cortan

te actuante. Para esto, se analizan. los marcos sin los muros bajo el 

SO por ciento de las fuerzas laterales totales, y se diseñan para que lo 

resistan; o bien se diseña la estructura, incluyendo los muros, y después 

se revisa que la resistencia de los marcos solos cumpla con el requisito. 

Esta Última forma es más laboriosa. 

En cuanto a la condición 3 para usar Q = 4 que aparece en las normas para 

diseño por sismo, en el sentido de que el mínimo cociente de la capaci

dad resistente de un entrepiso entre la acción de diseño no difiera en 

más de 3S por ciento del promedio de dicho cociente para todos los en-
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trepisos, puede suponerse que la resistencia de un entrepiso corresponde 

al mecanismo que en él se forme con articulaciones plásticas en los ex

tremos de las columnas y que la resistencia del muro es la que tiene a 

fuerza cortante en el entrepiso. Este procedimiento sobrestima la resis 

tencia de entrepiso, particularmente en edificios esbeltos donde las 

articulaciones se formen en las vigas y no en las columnas y el muro de 

concreto falle por flexión en su base. Sin embargo, se justifica hacer

lo así porque la intención del requisito es evitar que haya discontinui

dades importantes en las resistencias de los entrepisos, y no interesa 

tanto el valor real de esas resistencias, sino sus valores relativos. No 

vale la pena tratar de valuar la resistencia real de entrepiso, pues 

cuando no se forma un mecanismo en el entrepiso que se trata sino que el 

mecanismo de falla del edificio está definido por articulaciones en las 

vigas, el concepto de resistencia de entrepiso pierde un tanto su signi

ficado. Si se deseara calcularla, debería ser la fuerza cortante que 

actúa en ese e'ntrepiso cuando se forma el mecanismo de falla general del 

edificio; lo anterior se complica aún más cuando existen muros de con

creto para sismo. 

AsÍ pues, para fines de revisar el requisito que se trata, basta aplicar 

la expresión siguiente: 

V· = 
RE 

l:M 
e 

h 
+ V 

Rmuro 

donde VRE es la resistencia ficticia del 

los momentos resistentes en los extremos 

resistencia del muro a fuerza cortante. 

entrepiso, EM 
e 

de las columnas 

Para valuar M e 

es la suma de 

y VR la 
muro 

debe tomarse en 

cuenta la carga axial que actúa en la columna (pueden usarse los diagra-

mas de interacción flexión-compresión). La resistencia del muro se de

termina de acuerdo con la sección 4.5.2c) de las Normas, considerando 

muro no esbelto; así se obtiene: 

V = 
Rmuro 
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una de las características de un marco que influyen en su comportamiento 

y resistencia es la resistencia relativa entre columnas y vigas. La te~ 

dencia actual es propiciar que las columnas sean más resistentes en fle

xión que las vigas, a fin de evitar las fallas laterales de entrepiso 

por la formación de articulaciones plásticas en los extremos de las co

lumnas; esto es, se llega a una estructura en que el mecanismo de falla 

ocurre por la formación de articulaciones inelásticas en las vigas Y 

donde las columnas permanecen de hecho en la zona elástica excepto en sus 

bases. 

El requisito de que los marcos que se diseñen con Q = 4 sean monolíticos 

colados en el lugar se debe a que los detalles que se especifican están 

basados en ensayes real1zados en especírnenes monolíticos. Los requisi

tos para marcos prefabricados se dan en el cap 8. 

Es. importante revisar que se cumplan, además, todos los requisitos que 

para usar Q = 4 se prescriben en las normas técnicas para diseño por sis

mo (ref 5.4), y que no están mencionados en las normas para estructuras 

de concreto. 

La condición de que cada marco debe resistir al menos el 25 por ciento 

de la fuerza horizontal que le correspondería si estuviera aislado prevé 

la posibilidad de que el sistema de piso no trasmita adecuadamente las 

fuerzas de inercia a los elementos verticales más rígidos, por ejemplo 

porque se dañe durante un sismo violento. También toma en cuenta impre

cisiones en el cálculo de las rigideces laterales de muros y columnas 

que puedan hacer pensar que algún marco toma menos fuerza lateral que la 

que en realidad le corresponde. 

Se pide que 
2 

200 kg/cm , 

la resistencia especificada, f' , del concreto no sea menor de 
e 

debido al efecto desfavorable que sobre la curvatura en la 

falla tiene el disminuir f': 
e 

en una sección rectangular que tiene un cie~ 

to refuerzo, la profundidad del eje neutro en la falla es e 

al disminuir f' aumenta e y la curvatura disminuye. 
e 
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El uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o que fluya 

bajo un esfuerzo considerablemente mayor que el utilizado al dimensionur 

puede conducir a fallas frágiles por fuerza cortante o por adherencia. 

Estos tipos de falla deben evita~se aunque ocurran bajo cargas mayores 

que las de diseño, de aquí el primer requisito que se pide para el re

fuerzo longitudinal de vigas y columnas. También es necesario que el 

esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas no exceda demasiado 

al de cálculo, para que efectivamente se mantenga la tendencia a que las 

articulaciores plásticas se formen en las vigas y no en las columnas. 

El otro requisito relativo al acero de refuerzo pide que después de la 

fluencia el material tenga endurecimiento por deformación, de caracte

rísticas tales que la resistencia real sea al menos ,.25 veces el esfuer

zo real de fluencia. Considerando el caso extremo de que el acero fluye

ra y no tuviera endurecimiento por deformación, la fluencia ocurriría 

sólo en la sección de momento máximo y de hecho no se formaría una zona 

que trabujara como articulación plástica, sino que la deformación del 

acero se concentraría en unos cuantos milímetros y rápidamente ocurriría 

su fractura, originando una falla frágil. Si el acero tiene endurecimien 

to por deformación, al llegar su deformación a la zona de endurecimiento 

el momento en la sección de momento-máximo aumenta y también lo hacen los 

momentos en las secciones vecinas, con lo que la fluencia del acero se 

propaga y se forma una articulación plástica. El requisito de las Normas 

tiende a asegurar que la fluencia ocurra en una cierta longitud, y lo

grar así una cierta capacidad de giro inelástico en esa zonaa 

5. 2 AkembJto6 a ¡\te.Uón 

5.2.1 Requisitos geométricos 

Se pide que la relación claro-peralte no sea menor que 4 porque hay evi

dencia experimental {ref 1.3) de que bajo acciones repetidas el compor

tamiento de vigas peraltadas que no cumplan con el requisito es más des

favorable que el de vigas esbeltas. 
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Los requisitos que limitan las relaciones del ancho de una viga con la 

longitud no soportada lateralmente y con su peralte tienen la intención 

de evitar el pandeo lateral. 

Los extremos de las vigas normalmente están bajo flexión negativa y la 

zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repetidas es probable que 

se desprenda el recubrimiento y sólo se cuente,con el concreto contenido 

dentro de los estribos; por esta razón se requiere un ancho mínimo de 

25 cm. Se pide que el ancho de la viga no sea mayor que el de la colum

na, para hacer lo más eficiente posible la trasmisión de momento entre 

viga y columna. 

El propósito de la Última condición geométrica para vigas es evitar mo

mentos adicionales importantes en las columnas, causadas por excentrici

dad de la carga vertical y que normalmente no se toman en cuenta en el 

análisis. 

5.2.2 Refuerzo longitudinal 

El primer requisito va encaminado a no dejar alguna sección con ~osibill 

dad de falla frágil por flexión de uno u otro signo; esto último en vis

ta de las incertidumbres en el análisis, la posible ocurrencia de hundi

mientos diferenciales de apoyos, o acortamientos diferenciales en colum

nas a corto o a largo plazo, todo lo cual usualmente no se considera en 

el análisis, y también en vista de la posibilidad de que el sismo sea 

más intenso que lo previsto y haga que cambien los signos de los momen

tos~ 

Como se dice en los comentarios a 2.1.2a), el refuerzo m!nimo obliga a 

que el momento resistente de la sección agrietada sea al menos 1.5 veces 

mayor que el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se 

evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. La exigencia de que sean 

por lo menos dos barras en cada lecho se refiere más bien a la necesidad 

de ellas por razones de construcción.· se mantuvo el l!mite de 0.75 Asb 

para el acero a tensión (veánse lQS comentarios a 2.1.2b). Se sugiere 
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que la cuantía no exceda de 0.025 a fin de evitar congestionamiento de 

las barras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cortante 

que puede generarse en la viga. 

Se pide que en la unión con un nudo el momento resistente positivo de una 

viga sea por lo menos igual a la mitad del momento resistente negativo 

que se tenga en esa sección, para prever la posibilidad de que, aunque el 

análisis no lo indique, el momento positivo debido al sismo exceda al ne

gativo causado por las cargas verticales. Esta situación puede verse 

propiciada por hundimientos diferenciales, o acortamientos diferenciales 

de las columnas. Además, el acero longitudinal en el lecho inferior tie 

ne el efecto favorable de que bajo momento negativo ayuda al concreto a 

tomar las compresiones. El riesgo de que se invierta el signo del momen

to flexionante en los extremos de las vigas de un maree es mayor si los 

claros son pequeños. 

Es necesario que en las uniones por traslape se suministre refuerzo he

licoidal o estribos cerrados, debido a la posible caída del recubrimiento 

lo que disminuiría la adherencia de las barras y debilitaría la unión 

traslapada. Las uniones traslapadas no se permiten en zonas donde se 

preven articulaciones plásticas, pues no son confiables bajo deforma

ciones cíclicas inelásticas. 

En un paquete de dos barras es pequeño el menoscabo en la adherencia con 

el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adherenciQ entre refuer 

zo y concreto sean pequeños, ya que el deterioro de la adherencia bajo 

acciones cíclicas es una de las causas de la pérdida de rigidez de ele

mentos y nudos de concreto reforzado bajo sismo. 

De los requisitos que han de satisfacer las uniones soldadas o con dis

positivos mecánicos, se hace hincapié en el que pide que resistan al me

nos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras que unen. 

Al definir el diámetro, la cantidad y la distribución del refuerzo lon

gitudinal de vigas, debe tenerse presente la facilidad de construcción, 
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en particular respecto a las barras que llegan a las uniones con las co

lumnas. 

5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento 

El refuerzo que se pide es para confinar el concreto en las zonas de 

articulaciones plásticas, a fin de aumentar su capacidad de deformarse 

sin fallar y de resistir acciones cíclicas. También tiene la función de 

restringir lateralmente al acero longitudinal que pueda trabajar a com

presión. El diámetro del refuerzo para confinar estará de acuerdo con 

el tamaño de la viga. Como guía, se sugiere usar barras No 2.5 en vigas 

con peralte de hasta 50 Ó 60 cm, No 3 con F<::altes de hasta 80 Ó 90 cm, 

y No 4 o más gruesas para peraltes mayores. 

El requisito relativo a las barras longitudinales de la periferia en las 

zonas de articulaciones plásticas singnifica que las barras de esquina 

y una de cada dos consecutivas deben tener el soporte lateral como se in

dica en 4.2.3, y que ninguna barra no soportada lateralmente debe distar, 

a cada lado, más de 15 cm (libres) de una barra sí soportada (fig 5.1). 

5.2.4 Requisitos para fuerza cortante 

La forma de obtener las fuerzas cortantes en una viga de un marco dúctil 

se ilustra en la fig 5.2. Para evitar que ocurra la falla por fuerza co~ 

tante antes que aparezcan las articulaciones, las fuerzas cortantes de 

diseño se calculan a partir del equilibrio de la viga, suponiendo que ya 

se formaron las articulaciones plásticas en sus extremos. Los momentos 

de fluencia se calculan sin factor de resistencia, porque así se tiene 

una condición más desfavorable ya que se obtienen fuerzas cortantes mayo

res. Además, se supone que las amplitudes de las rotaciones son tales 

que el acero puede llegar a tener endurecimiento por deformación, por lo 

que el momento se calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 f. y 

La situación descrita en la fig 5.2 puede ocurrir durante un sismo inten

so: primero se forma la articulación en el extremo donde el momento del 
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sismo se suma con el causado por las cargas de gravedad; después, al au

mentar el efecto del sismo, se forma la articulación de momento positi 

vo en el otro extremo. 

En sistemas de piso viga-losa monolíticos, el momento resistente negati

vo de la viga aumenta con relación al teórico, a causa del refuerzo de 

la losa que trabaja a tensión junto con el refuerzo de la viga. Se re

comienda tomar en cuenta este incremento en vigas relativamente peque

ñas (peralte menor de 50 cm, corno guía) y también cuando la cuantía de 

refuerzo de la losa exceda de 0.005 ó 0.006 (ref 5.5). 

Con el procedimiento optativo se pret~nde obtener el mismo resultado que 

con el general, es decir, evitar que la viga falle por fuerza cortante 

antes que se formen las articulacione~ inelásticas en los extremos. El 

procedimiento optativo es más sencillo~ aunqu~, como suele suceder en 

estos casos, puede conducir a un mayOr consumo de acero en estribos. 

5. 3 M-<:embJt0-6 a 6ie.xoc.ompJteJ.>.{.6n 

Los miembros a flexompresión con carga axial pequeña (P <A f'/10) se 
u- g e 

tratan como vigas. 

Las razones para ped,ir un mínimo en la dimensión transversal de una co

lumna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnerables a errores cons

tructivos, a impacto5 accidentales y a excentricidades accidentales de 

otra Índole, y b) facilitar la colocación del refuerzo y del concreto, 

así como lograr cumplir con los recubrimientos necesarios sin disminuir 

demasiado la relación del área del núcleo al área transversal total. 

La intención de que el área de la sección transversal sea al menos igual 

a P /O.Sf' es 9arantizar una cierta capacidad de giro en zonas de la 
u e 

coltmma donde llegaren a formarse articulaciones plásticas. La capacidad 

de giro inelástico en una columna aumenta al disminuir la relación 

P /A f'. u g e 
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Se pide que la relación entre la dimensión transversal mayor de la col~ 

na y la menor no exceda de 2.5, para que el elemento siga siendo propi~ 

mente una columna y no pase a tener características de muro con el con-

siguiente problema del pandeo lateral. 

Para evitar que los efectos de esbeltez lleguen a ser causa de una dis

minución significativa ó~ la ductilidad general de la estructura, a las 

disposiciones de 1.3.2 se adiciona el requisito de que la relación entre 

la altura libre y la menor dimensión transversal no exceda de 15. 

5.3.2 Resistencia mínima a flexión 

En la sección 5.3.2 explícitamente se trata de disminuir las probabilid~ 

óes de que se presente fluencia en las columnas y, por tanto, de que se 

forme un mecanismo de falla lateral en algún entrepiso (fig 5.3a). 

E~ requisito que se estab¡ece propicia la formación de un mecanismo de 

falla definido por articulaciones plásticas en las vigas y en la base 

de las columnas (fig 5.3.b). Bajo un mismo sismo, la demanda de giro 

en las articulaciones del segundo mecanismo es menor que la demanda de 

giro de las articulaciones de un mecanismo de falla de entrepiso, a causa 
1 

de que en éste Último la disipación de energía sólo ocurre en las articu-

laciones plásticas de los extremos de las columnas del entrepiso que fa

lla, en tanto que en el otro se disipa en un número mayor de articula

ciones distribuidas en todo el edificio. Por otra parte, la capacidad 

de giro de una articulación formada en una viga es mayor que la de aqué

lla que se forma en una columna, a causa de la carga axial. Además, y 

en particular si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de 

la estructura, aumenta la importancia de los momentos de segundo orden 

en las columnas del entrepiso dañado, con el consiguiente 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 más probabilidades de sobrevivir bajo un sismo de in

tensidad extraordinaria que otra en donde la fluencia ocurra en las co

lumnas de un entrepiso y en él se forme un mecanismo de falla lateral. 
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Debe hacerse hincapié en que la importancia de que no se fo=rú';:n articula

ciones plásticas en las columnas es mayor en los primeros en~=episos de 

edificios altee. En edificios de uno o dos niveles, o en los últimos pi

sos de edific~os de más altura, se puede ser menos estricto en este aspe~ 

to. Así mismo, en un cierto caso podría admitirse fluenc~en algunas 

columnas de un entrepiso a condición de que las restantes del entrepiso pe~ 

manezcan elásti~e impidan la formación de un mecanismo a~ falla lateral. 

En rigor, no es posible asegurar que no se formen zonas in¿lásticas en las 

columnas, por lo que se debe suministrar en sus extremos el refuerzo de 

confinamiento prescrito en 5.3.4. Una causa que puede pro,.oca::- la plasti

ficac~ón de las columnas es la sobrerresistenci~ en flexión óe las vigas 

originada por el endurecimiento por deformación del acero de refuerzo y 

por la contribución del refuerzo de la losa al momento resistente negativo. 

También puede propiciar la formación de un macanisr.'\0 de fa.lli-1 lateral en un 

entrepiso la presencia de muros divisiorios de cierta resis~encia en los 

entrepisos adyacentes, cuando el entrepiso considerado no cuenta con esos 

elementos. 

Se pide incrementar 70 por ciento la carga axial debida a:<. ,;ismo para prever 

que la fuerza sísmica horizontal exceda de la obtenida di•:idiendo el coefi

ciente sísmico entre el factor de comportamiento sísni.ico,. Q. igual a 4 

(ref 5.6). Una de las razones para dividir entre Q es el supuesto compor

tamiento elastoplástico de la estructura, p~ro éste se ve ~fectado por la 

sobrerresistencia de las vigas, la presencin de muros y po:: la no simulta

neidad en la formación de las articulaciones plást:icas, t.oGo lo cual con

duce a que la fuerza lateral que toma el edificio sea creciente con la de

formación lateral, y, por consiguiente, a que aumenten los momentos de 

volteo y las cargas axiales en las columnas, incremento que no se torna en 

cuenta en el análisis. El incremento es particularmente importante en las 

columnas de los primeros entrepisos de edificios altos y esbeltos. 

Con el procedimiento optativo (FR = 0.6) se pretende obtener resultados 

equivalentes, esto es, tender a evitar la formación de mecanisros. de 

falla lateral de entrepiso. 

Si se forma el mecanismo definido por articulaciones en las vigas y en 

las bases de las columnas de planta baja, la falla de la estructura erta-
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rá regida por la falla de las bases de las columnas, de a~ que resulte 

esencial que esas zonas cuenten con el adecuado refuerzo transversal de 

confinamiento. el cual les aumentará la capacidad de giro y permitirA 

que soporten más ciclos de acciones sísmicas sin perder su capacidad de 

carga vertical. 

5.3.3 Refuerzo longitudinal 

El límite inferior para la cuantía de refuerzo longitudinal tiene el 

propÓsito de evitar que dicho refuerzo fluya en compresión a causa del 

flujo plástico (creep) del concreto. Al deformarse el concreto con el 

tiempo, va transfiriendo su carga al acero de refuerzo el cual puede 

llegar a fluir en compresión si su cuantía es muy pequeña; la columna 

se iría acortando al paso del tiempo y se crearían esfuerzos y deforma

ciones no previstas en las vigas y en otras columnas. Otra razón para 

establecer una cuantía mínima de refuerzo longitudinal es suministrar 

una cierta resistencia a flexión. 

El límite superior para la cuantía de refuerzo longitudinal es en esen 

cia para evitar que se congestione el refuerzo, particularmente en las 

intersecciones con las vigas. Si el refuerzo es excesivo, se dificul 

tan su colocación y el colado del concreto. 

Se limita a dos el número de barras por paquete a fin de disminuir el 

riesgo de fallas de adherencia en la columna y en especial en las int~ 

secciones con las vigas. Por otra parte, se logra un mejor confinamie~ 

to del concreto del núcleo si las barras; longitudinales están distribui 

das en la periferia que si se concentran eh paquetes. Esta disposición 

tiende a dejar fuera de uso la práctica anterior de concentrar la ma

yor parte del refuerzo longitudinal en las esquinas que, si bien aumen

ta la resistencia en flexión, propicia problemas de adherencia y de 

menoscabo en el confinamiento. 

Al igual que en las vigas, las uniones de barras por traslape en col~ 

nas son vulnerables al desprendimiento del recubrimiento. Los trasla-
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pes sólo se permiten en la zona central de la columna, donde es poco 

probable que se desprenda el recubrimiento. Las uniones soldadas o con 

dispositivos mecánicos no presentan ese inconveniente y se permiten en 

cualquier localización, con tal que se cumpla con los requisitos que se 

incluyen sobre cantidad de uniones y separación entre ellas. 

se hace énfasis en la importancia de que se cumpla con los requisitos 

de la sección 4.2 que no resulten modificados por el inciso 5.3.3. 

5.3.4 Refuerzo transversal 

El refuerzo transversal de una columna tiene la función de suministrar 

la resistencia requerida a fuerza cortante y dar confinamiento adecuado 

al núcleo, así como restricción lateral al refuerzo longitudinal. El 

confinamiento lateral hace que aumente considerablemente la capacidad del 

concreto para deformarse en la dirección longitudinal sin fallar, con lo 

cual se evita el comportamiento frágil de la columna. El refuerzo míni

mo que se especifica en esta sección es el necesario para confinar el 

concreto del núcleo y restringir lateralmente las barras longitudinales; 

este refuerzo sólo se pide en las zonas donde es probable que ocurra com 

portamiento inelástico durante sismos intensos. Los estribos que forman 

parte del refuerzo para confinamiento deben ser rectangulares, con sus 

ramas paralelas a las caras de la columna. No obstante la tendencia ha

cia evitar que las columnas sufran comportamiento inelástico, debe 

preverse la posibilidad de que esto ocurra, según se indica en los comen 

tarios a la sección 5.3.2; de aquí la necesidad de suministrar el re

fuerzo transversal para confinamiento. En toda sección de una columna, 

el refuerzo transversal debe satisfacer el requisito que sea más estric

to entre el necesario para confinamiento y el necesario para fuerza cor

tante, teniendo en cuenta que el primero únicamente es necesario en las 

zonas indicadas. Tanto el refuerzo para ~onfinamiento como el necesario 

por fuerza cortante deben cumplir con los requisitos de 4.2.3. 

Las zonas en que cabe esperar comportamiento inelástico durante sismos 

extraordinarios son las próximas a las intersecciones con las vigas, por 
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ser en ellas máximos los momentos causados por las fuerzas laterales. 

Para tomar en cuenta que en las columnas de planta baja normalmente el 

punto de inflexión se encuentra más próximo a los nudos superiores,. se 

pide que, además de cumplir con los requisitos generales que fijan la 

longitud confinada, ésta llegue por lo menos hasta media altura de la 

columna; por otro lado, para dar continuidad a la columna dentro de su 

cimentación, a fin de evitar que allf el confinamiento deba depender de 

otros refuerzos, se especifica que el refuerzo para confinar se continúe 

en la cimentación. 

La cuantía volumétrica de refuerzo helicoidal, p , se define corno el co
s 

ciente del volumen de acero helicoidal entre el volumen del núcleo de 

concreto confinado por dicho acero (p = 
S 

del núcleo, hasta la orilla exterior del 

área transversal de la hélice) . 

4a /sD , donde D es el diámetro 
s e e 

refuerzo helicoidal, y a , el 
S 

La primera fÓrmula del inciso a) se obtiene de obligar a que la resis

tencia a carga axial de la columna antes de perder el recubrimiento sea 

igual a la resistencia del núcleo conf~nado por la hélice, la cual se 

alcanza bajo deformaciones grandes de compresión cuando ya se desprendió 

el recubrimiento. 

Durante un sismo violento, normalmente lo que va a incrementarse y quizá 

variar cíclicamente es la magnitud de los momentos flexionantes que ac

túan en las columnas y no tanto la magnitud de la carga axial (si el 

edificio es esbelto, los incrementos de carga axial en los primeros en

trepisos debidos al sismo sí pueden ser importantes); sin embargo, se 

ha mantenido el criterio del inciso a), en vista de que el confinamien

to logrado también mejora la ductilidad de la columna aunque haya fle

xiones importantes adicionales a la carga axial (ref 5.7). El límite 

0.12 f'/f rige en secciones grandes; en ellas A /A tiende a 1.0 y la 
e y g e 

cuantía suministrada por la primera fÓrmula tiende a cero. 

Se admite que el confinamiento suministrado por estribos cerrados recta~ 

gulares, según se establece en el inciso b), es equivalente al que pro-
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porciona el zuncho en columnas circulares. Se sabe, sin embargo, que en 

realidad el confinamiento que da el estribo rectangular es menos efi

ciente debido a que la barra se flexiona y, por tanto, su acción sobre 

el núcleo disminuye al alejarse de las esquinas del estribo. Este in

conveniente se pretende compensar usando más refuerzo transversal, y 

también por medio del uso de grapas intermedias, así como limitando las 

dimensiones de los estribos. En efecto, la cuantía volumétrica de re

fuerzo transversal de una columna cuadrada es aproximadamente un tercio 

mayor que la obtenida con las fórmulas del inciso a) para columnas con 

zuncho circular; por otra parte, la mayor dimensión de un estribo rectan 

gular no debe exceder de 45 cm. Se recomienda el uso abundante de las 

grapas complementarias descritas en las Normas. En la fig 5.4 se pre

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento. 

Los requisitos de separación máxima del refuerzo transversal y los re

lativos a la distancia entre ramas de estribos, entre éstas y grapas, 

y los de máxima dimensión de estribos sencillos que se establecen en 

esta sección, se refieren sólo al refuerzo para confinamiento. 

5.3.5 Requisitos para fuerza cortante 

Estos requísi tos van encamina_dos a suministrar a las columnas mayor re

sistencia a fuerza cortante que a flexocompresión a fin de evitar que 

fallen por fuerza cortante, por ser ésta una forma de falla en la que no 

se pueden resistir ciclos de acciones como los que inducen los sismos. 

Una columna que falla por fuerza cortante se agrieta en diagonal y pron

to pierde su capacidad para soportar la carga vertical, con lo que ocurre 

un derrumbe brusco. 

Aunque el criterio general de diseño tiende a que las articulaciones plá~ 

ticas se formen en las vigas y no en las columnas, existe la posibilidad 

de que sean las columnas las que se articulen (comentarios a 5.3.2), de 

aquí que sea necesario proporcionarles mayor resistencia a fuerza cor

tante que a flexocompresión. 
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Se requiere que al valuar los momentos resistentes de las columnas se torne 

1.7 veces la fuerza axial causada por el sismo, cuando esto conduzca a 

un momento resistente mayor; la razón para el incremento es la misma que 

se expone en los comentarios a 5.3. 

El procedimiento de diseño por fuerza cortante puede resultar demasiado 

conservador, o puede dar lugar a un proceso que diverge, pues al tratar 

de dar más capacidad a fuerza cortante aumentando la escuadría, se incre

mentan los momentos resistentes en los extremos de las columnas, lo que 

provoca que aumente la fuerza cortante por resistir y así sucesivamente. 

Por esta razón, se admite que no sea necesario suministrar más resisten

cia a fuerza cortante que la obtenida aplicando el procedimiento optativo, 

el cual se basa en la fuerza cortante proveniente del análisis y un fac- . 

tor FR igual a 0.5. 

5.4 Unian~ v~ga-ealumna 

5.4.1 Requisitos generales 

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior de un marco 

sujeto sólo a carga lateral se muestran en la fig S.S. En el a~ro a 

tensión que llega al nudo se supone un esfuerzo de 1.25 fy debido a que~ 

ensayes han demostrado que los giros inelásticos causados por sismo en 

las caras del nudo implican deformaciones en el refuerzo de flexión con

siderablemente mayor que las correspondientes a la primera fluencia y 

que bien pueden llegar a los que corresponden a la resistencia máxima 

del acero supuesta de 1.25 fy (para acero de grado 42, la deformación 

unitaria correspondiente al esfuerzo máximo es del orden de 0.08 a 0.10). 

La fuerza cortante calculada a media altura del nudo resulta igual a 

Las uniones viga-columna son elementos criticas en un marco, por lo que 

su diseño y detallado no debe descuidarse. Si un nudo se daña es muy di

fícil repararlo, y si pierde capacidad de carga vertical causa la falla 

de la columna que llega a él y quizá el derrumbe de la estructura; lo 

ideal es que la resistencia del nudo sea mayor que la de los elementos 

que concurren en él. 
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Los principales problemas involucrados en el diseño de uniones viga-co

lumna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al anclaje del 

refuerzo dentro de él, y al posible congestionamiento del refuerzo. La 

fuerza cortante causa que el nudo se agriete en diagonal según se mues

tra en la fig S.S. Bajo las acciones cíclicas causadas por el sismo, el 

patrón de agrietamiento es en dos direcciones cruzadas .. El anclaje en 

el nudo, de las barras de vigas y columnas que llegan a él, presenta el 

problema de que frecuentemente en una cara del nudo una cierta barra 

está a tensión y en la cara opuesta a compresión, lo que provoca que se 

incremente la longitud de anclaje necesaria con relación a la requerida 

si sólo actuara la tensión. También se tiene el inconveniente de que al 

formarse en una viga una articulación plástica adyacente al nudo, la 

fluencia de las barras tiende a penetrar en éste provocando cierto me

noscabo en la adherencia. Todo lo anterior se ve agravado por el efecto 

de las acciones cíclicas impuestas por el sismo, las cuales tienden a 

ir deteriorando la adherencia de las barras dentro del nudo. En buena 

medida se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando el 

uso de barras de diámetro grande. En el dimensionamiento y detallado 

del nudo debe buscarse un equilibrio entre su resistencia a fuerza cor

tante, y el diámetro, la cantidad y la distribución de las barras que 

entran en él, a fin de evitar un congestionamiento del refuerzo que di

ficulte su habilitación y afecte la correcta colocación del concreto. A 

este respecto, se recomienda tener en mente el detallado de los nudos 

desde que se dimensionan las columnas y vigas del marco. Generalmente 

da buen resultado mantener baja la cuantía de refuerzo longitudinal de 

las vigas. Elaborar dibujos amplios, a escala, de la disposición del 

refuerzo dentro de los nudos contribuye importantemente a evitar difi

cultades inesperadas en la obra. 

Para el diseño de los nudos, en las No~as se optó por el criterio del 

Apéndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref ·1.2); es un procedimiento sen 

cillo que no origina congestionamientos excesivos de refuerzo y que 

tiene apoyo teórico y experimental (refs 5.8 y S.9). 

52 



El requisito de ~ue las barras longitudinales de las vigas pasen dentro 

del núcleo de la columna obedece a que allí las condiciones para el 

anclaje son más favorables, a causa del confinamiento suministrado por 

el refuerzo transversal de la columna. 

5.4.2 Refuerzo transversal 

El principal papel que desempeña el' refuerzo transversal en un nudo es 

suministrar confinamiento al concreto del núcleo, a fin de aumentar su 

capacidad de deformarse y de resistir el efecto de acciones cíclicas, 

sin perder su capacidad de carga vertical. También tiene la función de 

contribuir a resistir la fuerza cortante que actúa en el nudo (fig 5.5). 

Por otra parte, el confinamiento que da el refuerzo transversal mejora 

las condiciones de anclaje del refuerzo que allí llega. La fuerza cor

tante provoca tensiones principales inclinadas que causan agrietamiento 

diagonal en el nudo. El refuerzo transversal prescrito en las Normas 

debe usarse siempre en todo el nudo, aunque la fuerza cortante calculada 

resulte pequeña. 

5.4.3 Resistencia a fuerza cortante 

Para revisar un nudo por fuerz~ =ortante, ~e admite prescindir del requi-

sito de las Normas para Diseño por Sismú que pide combinar la totalidad 

de los efectos de un componente del sismo con el 30 por ciento de los 

efectos del componente ortogonal; es decir, la revisión del nudo puede 

efectuarse en cada dirección principal en forma independiente. En la 

fig 5.5, la fuerza cortante horizontal calculada a media altura del nudo 

resulta igual a A 
2 

(1.25f ) 
S y 

(1.2f) -V (en la cara derecha la su
y 

ma de las compresiones en el concreto y en el acero es igual a la tensión 

en el acero inferior, A 
2

(1.25f), pues forman un par). 
S y 

Las figuras 5.5 y 5.6 ilustran las condiciones de trabajo de un nudo in

t8rior de un marco donde ampliamente predomina el efecto de las fuerzas 

laterales (se ha omitido la fuerza axial en la columna). En la fig 

5.6 aparece el equilibrio de la porción de nudo limitada por la grieta 
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diagonal inferior del nudo de la fig 5.5, y en ella se aprecia el papel 

que desempeñan el concreto y el refuerzo en la resistencia a fuerza 

cortante. El concreto trabaja a compresión formando básicamente un 

puntal en diagonal; el refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensión 

y·contribuye a mantener el equilibrio. En la figura se aprecia el efe~ 

to favorable de usar estribos transversales y también barras verticales 

intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedios, aumenta-

rían demasiado los esfuerzos de adherencia en las barras longitudinales 

extremas de vigas y columnas que llegan al núcleo (así, la fuerza en las 

barras longitudinales inferiores de la viga tendría que pasar, en un 

pequeño tramo de anclaje, L , de 1.25 A 
2

f 
S y 

en tensión, a la derecha de 
a 

la grieta, a uno de compresión, C , 
S 

mientras que con la presencia de los 

estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lugar de 

ser 1.25A 
2

f sería 1.25A f-Ea . f ,, donde a . son las áreas transver-
s y S y 51 51 51 

sales de los estribos y f . los respectivos esfuerzos} . 
51 

Como se mencionó antes, el procedimiento para diseñar las uniones por 

fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; éste a su vez está ba

sado en un estudio realizado en la Universidad de Texas (ref 5.8}. En 

dicho trabajo se concluyó que la resistencia de una unión a fuerza cor

tante es función básicamente de tres variables: la presencia de vigas 

transversales que lleguen al nudo, el refuerzo transversal, y la resis

tencia del concreto. Se encontró que la variación de la resistencia no 

era muy sensible a cambios en el refuerzo transversal, por lo que opta

ron por hacerla depender, ~ra fines de diseño, sólo de las dimensiones 

del nudo, de la resistencia a compresión del concreto, y de las vigas 

transversales; en cuanto al refuerzo transversal, optaron por usar una 

cierta cantidad mínima obligatoria. 

En el diseño de uniones viga-columna de marcos dúctiles existen discre

pancias importantes en los criterios adoptados en distintos países e 

instituciones. Así, dentro del propio ACI el procedimiento propuesto 

por el Comité ACI-ASCE 352 (ref 5.7) lleva a una cantidad mayor de es

tribos que la obtenida de aplicar el apéndice A del Reglamento ACI 318-

83. El procedimiento que se aplica en Nueva Zelanda es aún más conser-
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vador que el del Comité ACI-ASCE 352. En las Normas para el Distrito 

Federal se optó por el del Reglamento ACI 318-83, atendiendo a que 

tiene buen apoyo experimental, es sencillo, y no conduce a congestio

namientos excesivos de refuerzo. Para valuar el área del nudo, se ado~ 

tó el criterio del Comité 352, que usa un ancho efectivo igual al pro

medio de los anchos de viga y columna. 

En el diseño por fuerza cortante de unipnes, debe usarse el valor de FR 

general para cortante (FR = 0.8). Cuando la fuerza cortante de diseño 

exceda a la resistencia de diseño, el proyectista puede aumentar las 

dimensiones transversales de la columna, o aumentar el peralte de las 

vigas; con esto Último disminuye el área de refuerzo longitudinal de 

las vigas y por consiguiente la fuerza cortante de_diseño en el nudo. 

En la fig 5.7 se ilustra la determinación del ancho efectivo, b .·Al 
e 

haber limitado la relación de dimensiones transversales de las colum-

nas a un máximo de 2.5, en la mayor parte de los casos no rige el requi

sito según el cual el ancho efectivo no debe ser mayor que el ancho de 

la o las vigas más h, sino el que pide que b no exceda del promedio 
e 

o. 5 (b + b ) • 
v e 

5.4.4 Anclaje del refuerzo 

De hecho, el primer párrafo de esta sección se refiere a nudos de colum

nas de orilla. Se optó por exigir que las barras longitudinales de las 

vigas se prolonguen hasta el fondo del núcleo de la columna, a fin de 

hacer más definido el trabajo en el nudo en el sentido de que las barras 

sigan la tendencia de las tensiones principales y se defina claramente 

la formación del puntal a compresión en el concreto (fig 5.8). Si las 

barras cumplen con los otros requisitos de anclaje, pero no se llevan 

hasta la cara opuesta del núcleo sino que se doblan antes, se provoca 

una distribución de esfuerzos irregular que puede acelerar el deterioro 

del núcleo ante acciones repetidas. se juzgó conyeniente considerar en 

forma explícita que bajo acciones repetidas el recubrimiento de una co

lumna se deteriora y deja de ser eficaz para contribuir al anclaje de 
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las barras de las vigas (ref 5.3); .por esta razón, se pide que la sec-

' ción crítica para anclaje sea en el p~ano externo del núcleo de la co-

lumna. La influencia de este requisito .es mayor en columnas de sec

ción pequeña. 

El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta· la circunstan

cia favorable de que tiene lugar dentro de una zona confinada por estri 

bos y también generalmente por vigas transversales que llegan al nudo; 

por otro lado, se tiene el efecto desfavorable de las acciones repetidas 

impuestas por el sismo, y la penetración de la fluencia de las barras 

de las vigas dentro del núcleo cuando en éstas se forman articulaciones 

plásticas adyacentes al nudo. A este respecto, se adoptó el criterio 

del Reglamento ACI-318-83 que estima que tiene cierto predominio el efe~ 

to favorable del confinamiento, por lo que se admite reducir la longitud 

de desarrollo al 80 por ciento de la requerida en 3.1.1c). Debe acla

rarse que esta reducción no se aplica a la longitud recta de 12 diáme

tros que sigue al doblez. 

Las barras de vigas y columnas que pasan a través de un nudo tienen la 

particularidad desfavorable de que pueden estar a tensión en una cara 

del nudo y a compresión en la cara opuesta, lo cual aumenta los esfuer 

zos de adherencia dentro del nudo. No obstante, existen algunas ate

nuantes al problema: a) el ya mencionado confinamiento suministrado por 

los estribos del nudo y las vigas transversales; b) si las barras de una 

viga llegan a perder su adherencia en el nudo, quedan ancladas en la 

viga opuesta; esto causa que aumenten las compresiones en dicha viga 

opuesta, pero no implica peligro inminente de derrumbe; e) es mínimo el 

riesgo de que las barras de las columnas tengan que fluir en tensión y 

en compresión en las caras horizontales del nudo, pues la tendencia del 

diseño es que más bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte, 

la carga axial de las columnas tiende a evitar que sus barras fluyan 

en tensión. 

Se juzga que las relaciones entre dimensiones de nudo y diámetros de 

barras que se prescriben, conducen a un comportamiento tolerable de los 

56 



/ 

nudos en cuanto al anclaje de_ las barras que lo cruzan. Sin embargo, 

se está consciente de que no se evita totalmente la posibilidad de que 

la adherencia sufra menoscabo, si la estructura se ve sujeta a varios 

sismos intensos durante su vida. Este es uno de los aspectos débiles 

que tienen los marcos destinados a resistir sismo. 
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6. LOSAS PLANAS 

En la fig 6.1 se ilustran algunos de los tipos de losas planas que se 

describen en la sección 6.1. 

El uso de estructuras formadas por losas planas y columnas se ha visto 

favorecido por las ventajas que presenta este sistema con respecto al 

que consta de vigas; dichas ventajas principalmente son las tres si

guientes: a) para una cierta altura libre de entrepiso, se obtiene una 

altura total del edificio menor, con el consiguiente menor peso de la 

construcción, menores aceleraciones horizontales y los ahorros en acaba

dos y en el costo de las instalaciones; b) la cimbra es más sencilla y 

menos costosa, pues resulta una cimbra plana sin huecos para las vigas; 

e) se facilita la colocación de duetos horizontales de instalaciones, 

porque no hay el estorbo que causan las vigas. 

A cambio de· las ventajas descritas, se tienen las desventajas siguientes: 

a) resulta una estructura de baja rigidez, tanto ante cargas verticales 

como ante fuerzas horizontales, por lo que se dificulta cumplir con las 
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deformaciones admisibles, en pa:ticular· las deformaciones laterales de 

entrepiso; b) la trasmisión correcta de fuerzas y momentos entre losa y 

columna es más difícil de lograr, desventaja que se acentúa si la es

tructura debe resistir las a~ciones laterales cíclicas causadas por los 

sismos. 

En cada caso, tomando en cuenta las ventajas y desventajas señaladas, el 

proyectista estructural, en acuerdo con el encargado del proyecto arqui

tectónico y con el propietario, debe decidir si opta por el uso de losa 

plana y columnas, o por vigas, losa y columnas. 

Para evitar problemas derivados de flechas inmediatas y diferidas exce

sivas, se sugiere no usar losa plana para claros mayores de 7 u 8 metros 

si no se usa capitel ni ábaco; en caso de usar ábaco puede extenderse el 

uso del sistema hasta claros de nueve metros. Si en la orilla del piso 

la losa sobresale en voladizo, se recomienda que la longitud del vola-

dizo no exceda de 5 veces el espesor de la losa. (No debe confundirse 

el ábaco o el capitel con la zona maciza que en losas aligeradas es ne

cesario dejar alrededor de las columnas. En este texto el ténnino "claro" 

es la distancia entre ejes) • 

Algunas sugerencias de carácter general son las que siguen: 

-Usar al menos tres crujías en cada dirección, a fin de disminuir el 

número de uniones de orilla con relación al total de uniones losa

columna en un nivel, ya que la trasmisión del momento entre losa y 

columna es más incierta en las conexiones de orilla que en las in

teriores. Para evitar que se vuelva más crítica la trasmisión de 

fuerzas y momentos en las uniones de orilla, las Normas no admiten 

que la columna sobresalga del borde de la losa. 

-Procurar que los tableros de losa tiendan a ser cuadrados, con 

objeto de utilizar eficientemente el peralte de la losa en ambas 

direcciones, es decir, evitar que en la dirección del claro corto 

rija el refuerzo mínimo por flexión. Al respecto, se recomienda 
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que la relación de claro.mayor a claro menor no exceda de 1.5. 

-Para resolver el problema de la baja rigidez lateral y disminuir la 

magnitud de los momentos que deben transmitirse entre losa y colum

na durante los sismos, el sistema puede combinarse con muros de con 

creto reforzado según se indica en la sección 6.2. También podria 

combinarse con marcos de concreto, colocando éstos sólo en las fa

chadas, a fin de que las vigas no obligaran a aumentar la altura 

del edificio para una cierta altura libre de entrepiso. 

En general, para construcciones de habitación u oficinas es suficiente 

la losa plana aligerada, sin capiteles ni ábacos; en este caso, el peral

te puede suponerse inicialmente como el claro mayor entre 20. Para cons

trucciones con cargas vivas mayores, como almacenes y bodegas o comercios 

de mercancía pesada, puede usarse losa aligerada o maciza con capiteles 

y/o ábacos. La función principal del capitel y del ábaco es aumentar 

las dimensiones de la sección crítica en la que podria fallar la losa 

por tensión diagonal alrededor de las columnas, debido a la trasmisión 

de fuerzas y momentos. Una consecuencia del uso de ábacos o capiteles 

es que aumenta la rigidez lateral de la estructura. Si se usan ábacos o 

capiteles, el espesor de la losa aligerada puede suponerse inicialmente 

igual al claro mayor entre 30. De lo anterior resulta que la losa plana 

con capiteles y/o ábacos, bajo cargas vivas elevadas (450 kgjm2 o más), 

compite ventajosamente con el sistema formado por vigas y losa, sin que, 

como se dijo en párrafos anteriores, el claro mayor exceda de aproxima

damente 9 m. 

Para aligerar las losas planas, pueden usarse bloques huecos de mortero 

ligero o casetones de poliestireno expandido, que en ambos casos quedan 

permanentemente ahogados en la losa. También pueden emplearse moldes de 

fibra de vidrio que se retiran y dejan visible los huecos entre nervadu

ras. Se sugiere que para valuar rigideces se desprecie la contribución 

de los casetones, aun de los formados por bloques huecos; este proceder 

es conservador por lo que se refiere a deformaciones y por lo que toca a 

la fuerza de sismo que resulte para disc5o, pues normalmente estas 
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estructuras quedan en la zona creciente del espectro y se llega a orde

nadas mayores al suponerles menos rigidez. 

La zona maciza que en losas aligeradas se exige alrededor de columnas o 

capiteles tiene por objeto mejorar las condiciones de transmisión de 

fuerzas y momentos entre losa y columna. La que se exige adyacente a 

muros para sismo, obedece principalmente a favorecer la transmisión ca-
' rrecta de la fuerza de inercia entr~ losa y muro. 

Las nervaduras anchas que se piden en las zonas de los ejes de columnas 

tienen el propósito de suministrar la mayor resistencia a flexión y a cor

tante que se requiere en esas zonas, con relación a las franjas centrales 

de la losa. En la orilla de losas planas aligeradas, se recomienda usar 

una nervadura de ancho no menor de 25 cm ni que el espesor de la losa, 

con al menos tres barras N° 4 en cada lecho y estribos cerrados espacia

dos a cada medio espesor de la losa; el objeto de esta nervadura es dis

minuir las deformaciones por flexión del borde de la losa, en particular 

las diferidas debidas al flujo plástico (creep) del concreto. 

Se pide en las Normas que existan cuando menos seis hileras de casetones 

en cada entre-eje, a fin de que sean válidos los coeficientes para dis

tribuir los momentos flexionantes en las franjas de columna y centrales, 

los cuales están obtenidos suponiendo que la losa es maciza. En estos 

comentarios se sugiere que la separación entre nervaduras, además de 

cumplir con el requisito mencionado, no llegue a exceder de un metro. 

La revisión de la losa corno diafragma para garantizar la trasmisión en 

su plano de las fuerzas generadas por el sismo, es de mayor importancia 

cuando la losa tiene aberturas o entrantes, o es muy alargada. 

6.2 S.ú.temM io.!Ja. pia.na.-co.f.umnM pa.!La. !teA.Ú.W .!J.Ú.mo 

En general, la disipación de energía en las zonas de comportamiento ine

lástico de las losas planas durante sismos intensos es menor que la que 

ocurre en los marcos dúctiles tratados en el capítulo S, de aquí que 
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estas estructuras deban diseñarse para que tengan resistencias laterales 

mayores que los marcos dúctiles, es decir co~ valores de Q menores. 

La causa principal de la menor disipación de energía que se mencionó es 

que, en parte, la trasmisión de momentos entre losa y column~ ocurre por 

la torsión de la losa, mientras que en una estructura de vigas y colum

nas la trasmisión de momentos entre vigas y columnas implica principal

mente la flexión de estos elementos. Las zonas de comportamiento ine

lástico en un marco dúctil se forman principalmente en las •!igas y se 

comportan realmente como articulaciones causadas por flexión en las que 

durante varios ciclos puede haber una franca disipación de energía, en 

buena' parte debido a la fluencia del acero de tensión; las zonas de com

portamiento inelástico en una estructura formada por losa plana y colum

nas pueden formarse en la losa alrededor de las columnas o en las pro

pias columnas. Si el comportamiento inelástico ocurre en la losa, aun

que una porción se debe a flexión de la losa, hay otra parte significa

tiva causada por torsión de la misma, la cual no implica fluencia del 

refuerzo, sino más bien daño en el concreto, por lo que la disipación de 

energía por este concepto es mínima. Otro efecto desfavorable de la 

torsión que ocurre en la losa es que la va debilitando alrededor de la 

columna y causa que disminuya el número de ciclos de acción del sismo 

que la losa puede soportar antes que pierda su capacidad de trasmitir la 

carga vertical a la columna y se produzca la llamada falla por punzona

miento. 

Al asignarle un valor de Q a un sistema estructural, también interviene 

el buen o mal funcionamiento que dicho sistema ha tenido en sismos ante

riores. El funcionamiento de estructuras altas formadas por losas pla

nas y columnas en general no fue satisfactorio durante los sismos de 

1985, y por esta razón se limita a 20 m la altura de la construcción 

para poder aplicar Q = 3. Los requisitos de que haya al menos tres cru

jías o existan vigas de borde tienden a disminuir la influencia desfavo

rable de las conexiones de orilla losa-columna; las conexiones de orilla 

entre losa y columna son menos eficientes que las interiores en cuanto a 

la energía disipada bajo las acciones cíclicas causadas por los sismos. 
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Si el sistema losa plana-columnas se combina con muros de concreto refor

zado, de manera que éstos sean·capaces de resistir, en cada entrepiso, al 

menos el 75 por ciento de la correspondiente fuerza cortante, puede apli

carse Q igual a 3. En este caso, no se limita la altura de la construc

ción, ni se exigen tres crujias o vigas de borde; de hecho, se supone que 

el comportamiento de la estructura estará gobernado por los muros de con

creto, a los que de acuerdo con 4.5.2 les corresponde Q = 3. Para cumplir 

con el requisito de que en cada entrepiso los muros sean capaces de re

sistir no menos del 75 por ciento de la fuerza cortante que en él actúa, 

puede analizarse la estructura completa_, aislar los muros y determinar 

qué fuerzas cortantes actúan en ellos; si en cada entrepiso la fuerza 

cortante que actúa sobre los muros es al menos el 75 por ciento de la 

total de ese entrepiso, se puede suponer que se cumple con el requisitoa 

Se sobrentiende que los muros han de ser continuos desde la cimentación 

hasta la azotea, sin variaciones bruscas en rigidez, ni en resistenciaa 

La intención de pedir que las colpmnas cumplan con los requisitos para 

columnas de marcos dúctiles es asegurar cierta capacidad de giro inelás

tico y de 4isipación de energía en los extremos de estos elementos, cuan 

do la falla tienda a ocurrir en las columnas y no en la losa. 

En cuanto a la revisión de los nudos, se admite prescindir de verificar 

su resistencia a fuerza cortante, porque el nudo está confinado en todas 

direcciones por la losa, y si ésta llegara a debilitarse alrededor del 

nudo y disminuyera la eficacia del confinamiento que suministra, la pe

queña dimensión vertical del nudo, que es igual al espesor de la losa, 

dificulta la formación de un mecanismo de falla definido por grietas in

clinadas causadas por la fuerza cortante. 

No se define la cantidad de barras de la losa que en un nudo deben pasar 

por el núcleo de la columna; dicha cantidad queda determinada en cada 

caso por el ancho de la columna y la separación entre barras que haya 

resultado en la zona próxima al eje de columnas al diseñar el refuerzo 

por flexión según 6.6 y 6.7. 

Para las relaciones que deben cumplirse entre el espesor de la losa o 

las dimensiones transversales de las columnas y los diámetros de las 

barras, en esencia son aplicables los comentarios que se hacen en 5.4.4 
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para las barras que cruzan nudos de marcos dúctiles. 

En la fig 6.2 se ilustra cómo se divide en marcos en la dirección longi

tudinal la estructura de dos niveles gue allÍ aparece. Análog¿mente, en 

la dirección transversal la estructura se dividiría en cu~tro marcos, 

dos interiores y dos exteriores. 

El tomar en cuenta que la rigidez d~ la losa no está concentrada sobre 

el eje de columnas significa que hay que considerar la forT'ilo3. de trabajo 

estructural de sistemas losa plana-columnas, en la cual juegan un papel 

importante las torsiones en la losa. En forma cualitativa, el funciona

miento de estos sistemas en el intervalo elástico se describe a continua 

ción, con base en las figuras indicadas. 

La fig 6.3 muestra una viga y una losa plana de crujías de orilla. A fin 

de simplificar el dibujo, supóngase que las columnas son infinitamente 

rígidas en flexión. En el caso de la viga, no hay giro relativo entre 

ella y la columna; la elástica de la viga es horizontal en su uoión con 

la columna. En la losa plana, sí ocurre un giro relativo entre la elás

tica media de la losa y la columna; sobre el eje de columna~ el giro re

lativo entre losa y columna es nulo, pero va creciendo haci~ ambos lados 

y es máximo en los bordes laterales de la losa, 6 Esta diferencia 
max 

en giros relativos implica la torsión de la ·zona de losa ABCD, como se 

aprecia en la figura 6.3b. 

En el análisis bajo cargas verticales, para tornar en cuenta el giro re

lativo entre la elástica media de la losa y la columna, el Comité ACI-318 

(ref 1.2) supone que la losa se une a la columna por medio de un elemen

to que sólo trabaja a torsión, de manera que la conexión losa-columna de 

la fig 6. 3 queda idealizada como se mues,tra en la fig 6.4 a. Un marco

de losa plana y columnas de dos crujías y dos niveles se idealizaría 

corno se ilustra en la fig 6.4b. Así gue, para tomar en cuenta que la 

rigidez a flexión de la losa no está concentrada sobre el eje de col~ 
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nas, una forma de proceder al tratar las cargas verticales sería idealizar 

los marcos como en la fig 6.4.b y analizarlos, p. ej. con el programa SAP 

IV. La rigidez a torsión del elemento que liga la losa con la columna se 

calcularía con base en la expresión que al respecto suministra el Regla-

mento ACI-318. 

El giro que ocurre entre la posición media de la losa y la columna se pre

senta tanto bajo la acción de cargas verticales como de fuerzas horizonta

les; es decir, bastaría idealizar la estructura de interés en marcos como 

el de la fig 6.4b para analizarla bajo cargas verticales y bajo fuerzas 

horizontales, aunque para estas últimas habría que comprobar si son apli

cables las propiedades del elemento a torsión del Reglamento ACI 318. 

En las Normas se establecen formas simplificadas que permiten analizar 

estas estructuras como si fueran marcos planos. Ante fuerzas horizonta

les se reduce la rigidez de la losa al prescribir un ancho efectivo de 

c
2 

+ 3h, lo cual equivale en cierta forma a asociar a la losa el elemento 

a torsión; esto es, la flexibilidad de la losa se suma a la de este ele-

mento por estar conectados en serie. Bajo cargas verticales se reduce la 

rigidez de las columnas a la mitad, lo que equivale a asociar a las co

lumnas los elementos a torsión; aquí, la flexibilidad de las columnas.se 

suma a la del elemento a torsión. 

El ancho efectivo de losa para análisis por fuerzas laterales igual a c
2 

+ 3h es el valor recomendado en la ref 6.1; este ancho es apreciablemen

te menor que el ancho efectivo que establecían las Normas Técnicas de 

1977, porque toma en cuenta el giro inelástico que ocurre entre losa y 

columna bajo acciones alternantes como las impuestas por los sismos, cir 

cunstancia que no había sido considerada anteriormente. Esto último 

hace dudar que para análisis por fuerzas horizontales sea válido usar un 

elemento a torsión de las mismas características que el que recomienda 

el Reglamento ACI-318 para el análisis por carga vertical. Si se desea

ra analizar la estructura idealizándola con elementos a torsión, como en 

la fig 6.4, habría que definir un eleme~to a torsión cuyas propiedades 

condujeran a resultados semejantes a los qu'e se obtienen analizando mar-
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cos planos con ancho equivalente de losa igual a c2 + 3h. 

En losas aligeradas, la variación del momento de inercia puede tomarse en 

cuenta en forma aproximada usando el promedio de los momentos de inercia 

de la sección del ·centro del claro y de una sección adyacente a la colum

na, o al ábaco o capitel, que incluya la zona maciza que se deja alrede

dor de estos elementos. En el cap 16 de la referencia 6.2 se encuentran 

gráficas que permiten calcular rigideces angulares y factores de trans

porte de miembros con momento de inercia infinito en parte de su longi

tud, como es el caso de columnas y vigas equivalentes cuando se usa cap! 

tel; en la ref 6.3 se encuentran expresiones para valuar rigideces de 

entrepiso cuando se usan capiteles en las columnas. Es importante tomar 

en cuenta la presencia de los capiteles porque provocan que bajo carga 

vertical los momentos negativos de la losa se incrementen. Los capiteles 

deben reforzarse con anillos cerrados horizontales y barras paralelas a 

la superficie del capitel situadas en planos verticales y ancladas en la 

losa en sus extremos superiores y en la columna en los extremos inferio

res (fig 6.5); en particular, este refuerzo es necesario si el sistema 

losa-columna debe resistir fuerzas de sismo. 

La necesidad de considerar la totalidad de la carga en cada dirección or~ 

togonal de la losa se pone de m~nifiesto con ayuda de la fig 6.6. Supón

gase que se coloca refuerzo para tomar toda la carga en una dirección y 

no se usa refuerzo en la otra dirección, pensando que esto no es necesa

rio en vista de que ya se tomó toda la carga en la primera dirección; la 

falla ocurriría en la dirección normal al refuerzo con una resistencia 

prácticamente nula, pues es evidente que el refuerzo usado en nada con

tribuye para evitar la falla en la otra dirección, según se aprecia en 

la figura. 

En cuanto al ancho de las franjas de columna, se hace hincapié en que 

éste es igual. a cada lado del eje de. columnas,a la cuar~a parte del el~ 

ro menor, tanto si la franja es paralela al claro largo como si lo es 

al claro corto. La razón de esto es que las curvaturas, y por tanto los 

momentos, tienden a concentrarse cerca del eje de columnas independien-
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temente de cuánto se extienda la losa hacia los lados. 

6. 4 Aná.üll.W a.pJtolU.ma.do polt c.a.Jtga. ve.tr..tic.al. 

El procedimiento aproximado que se incluye en la sección 6.4 es una sim

plificación del marco equivalente del Reglamento ACI-318, y se aplica 

sólo a estructuras que cumplan con las limitaciones señaladas en dicha 

sección. Se estableció comparando resultados de análisis de marcos tí

picos realizados tornando en cuenta los elementos a torsión, con resulta

dos de análisis convencionales en los que se variaba la rigidez de las 

columnas (ref 6.4). La formulación del procedimiento se revisó conside 

randa las observaciones de la ref 6.5. Las limitaciones que se imponen 

en la aplicación del procedimiento aproximado provienen de las caracte

rísticas de los marcos utilizados en su desarrollo. 

El procedimiento resuelve el principal problema que se tenía en el aná

lisis por carga vertical de sistemas regulares losa plana-columnas, esto 

es, la obtención satisfactoria de los momentos en los claros extremos. 

Al no tomar en cuenta el giro relativo que ocurre entre la elástica me

dia de la losa y la elástica de la columna, que se describió al comen

tar la sección 6.3, se obtienen en la losa momentos negativos mayores 

que los correctos en su unión con las columnas de orilla, y momentos 

negativos interiores y positivos menores. En los claros interiores la 

importancia de estos efectos es considerablemente menor. Al reducir la 

rigidez de las columnas, se aumenta el giro en los nudos con lo que se 

obtiene un efecto equivalente al del giro relativo entre losa y columna, 

y disminuyen los momentos negativos exteriores de claros extremos y au

mentan los negativos interiores y los positivos. 

Con el cálculo aproximado por carga vertical que dan las Normas, las 

mayores diferencias con resultados de análisis más precisos se tienen 

en los momentos de las columnas; pero bajo carga vertical los momentos 

en las columnas son pequeños comparados con los causados por el sismo, 
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que son los que rigen el diseño. Por otra parte, las columnas de estru~ 

turas con losa plana han fallado bajo carga vertical y sismo, pero no 

bajo carga vertical sola. Las consideraciones anteriores permiten juz

gar que para el análisis por carga vertical no se requiere mayor preci

sión que la que da el procedimiento aproximado de la sección 6.4 de las 

Normas. 

6.5 T~mió~ón de momento entne lo~a y eolumn~ 

En parte, los comentarios que siguen también se refieren a la sección 

2.5.1 h de las Normas. 

Cuando en una conexión losa-columna se trasmite momento, una fracción de 

la trasmisión ocurre por flexión en la losa, y el resto por torsiones y 

esfuerzos cortantes. En la fig 6.7a, el_momento total que se trasmite 

entre losa y columna vale FH; la parte que se trasmite por flexión es la 

representada por los dos momentos Mf; la que se trasmite por esfuerzos 

cortantes es Va, y la que se trasmite por torsión es 2Mt. En la fig 

6.7b, se ilustra la trasmisión de momentos entre columna y vigas de un 

marco; se aprecia que en esencia el mecanismo es semejante, con la dife

rencia de que en el caso de columna y vigas no hay trasmisión por tor

sión. La fig 6.8 muestra las columnas en perspectiva. 

El tratamiento que en las Normas st da a la trasmisión de fuerzas y mo

mentos entre losa plana y columna está basado principalmente en el Regl~ 

mento ACI 318, el cual a su vez tiene 0omo antecedente el trabajo expe

rimental de Hanson y Hanson (ref 6.6). En dicha investigación se ensayó 

una conexión de orilla y 16 uniones interiores semejantes a la de la fig 

6.7a, con distintas combinaciones de carga y momento trasmitidos. Las 

conclusiones principales fueron que la resistencia de la conexión puede 

69 



valuarse aceptablemente con la suposición de la variación lineal de los 

esfuerzos cortantes (fig 2.1 de las Normas y ref 6.7), y que, para co

lumnas cuadradas, la porción del momento que se trasmite por flexión es 

del orden del 60 por ciento del total (el 40 por ciento restante se tras 

mi te por fuerzas cortantes y .torsiones). 

Los porcentajes anteriores son la base de la expresión 2.26 de las Normas 

que da el valor de ~. cuando las columnas son rectangulares. En columnas 

rectangulares, si el momento que se trasmite es paralelo a la dimensión. 

transversal mayor de la columna, la fracción que se trasmite por esfuer

zos cortantes y torsiones aumenta a más del 40 por ciento. En vista de 

que es preferible la trasmisión por flexión a.la que ocurre por cortantes 

y torsión, por la mayor ductilidad que la primera desarrolla, se reco

mienda mantener secciones de columna cuadradas o lo menos oblongas que 

sea posible. 

El refuerzo de estribos de vigas ahogadas en la losa, que se prescribe 

en 2.1.5h, es el que ha demostrado ser más eficiente para mejorar la du~ 

tilidad de la losa en la vecindad de la columna, en particular ante ac

ciones cíclicas. En buena parte, esto se explica por el hecho, comenta

do en párrafos anteriores, de que si la sección de la columna no difiere 

mucho de la cuadrada, en ambas direcciones la mayor parte del momento se 

trasmite por flexión de la losa, es; decir por el trabajo en flexión y 

cortante de la viga ahogada, la cual cuenta con barras longitudinales y 

estribos, Y trabaja efectivamente como w1a viga ancha que llega a la co

lumna. Aquí se hace hincapié en la importancia de tomar en cuenta el re 

fuerzo mínimo de ~stribos que se pide en 2.1.5h. 

Los nuevos esfuerzos cortantes admisibles están basados en los resultados 

del trabajo descrito en la ref 6.1. Para tomar en cuenta el efecto de 

las acciones repetidas, el factor de resistencia se baja a 0.7 cuando se 

incluye el sismo en la combinación de acciones. 

El momento aM que se trasmite por esfuerzos cortantes y torsiones se ob

tiene de aplicar el factor ~ al momento que actúa de la losa sobre la co-
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lumna cuando la fuerza cortante está aplicada en el centroide de la sec

ción cr!tica que se define en 2.1.5h. La fracción que se trasmite por 

flexión se obtiene de multiplicar el mismo momento M por (1-a). En una 

conexión interior, M es el momento en el centro del nudo, pues el cen

troide de la sección cr!tica queda en el centro del nudo. En una co

nexión de orilla, el centroide de la sección cr!tica queda excéntrico con 

respecto al centro del nudo y el momento que se afecta por a es M-Ve,de 

acuerdo con la fig 6.9. El momento Ve es el necesario para transportar 

la fuerza V del centro del nudo al centroide de la sección cr!tica. La 

fuerza V aplicada en el centroide de la sección cr!tica origina una dis

tribución uniforme de esfuerzos cortantes verticales en dicha sección 

(V /A). En la fig 2.1 de las Normas se dan expresiones para valuar esu e 
fuerzos cortantes en conexiones losa-columna interiores. Para conexiones 

de orilla se aplican las fórmulas de la fig 32 de las Ayudas de Diseño. 

El ancho (c
2 

+3h) en que se trasmite por flexión la fracción (1-a)M es 

mayor que el ancho de la sección cr!tica (c2 ·+ d), lo cual crea una 

cierta inconsistencia en el equilibrio del nudo, pero no invalida a lo 

antes expuesto. Dicho incremento en el ancho se realizó artificialmente 

en el Reglamento ACI-318, a fin de no causar congestionamiento del re

fuerzo de la losa para flexión. 

El que el refuerzo para momento negativo exterior se coloque como si 

fuera para sismo quiere decir que la totalidad de este momento debe re

sistirse con refuerzo colocado en un ancho igual a c
2 

+ 3h y que al me

nos el 60 por ciento de él debe cruzar el núcleo de la columna •. Para 

este momento, la franja de columna no incluida en el ancho c 2 + 3h, as! 

como las franjas centrales, contarán con el refuerzo m!nimo por flexión 

y por cambios volumétricos de 2.1.2 a) y 3.10, el cual debe tenerse en 

cuenta en toda la losa. 
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Cuando hay trasmisión importante de momento entre losa y columna, como 

ocurre en las conexiones de orilla bajo carga vertical o en todas las 

conexiones cuando actúa el sismo, los momentos en la proximidad del eje 

de columnas aumentan con relación a las que allí ocurren en claros inte

riores bajo carga vertical; de aquí el requisito de concentrar el refuer

zo para sismo y el de conexiones de orilla bajo cargas verticales cerca 

del eje de columnas. Los coeficientes de 6.9 para distribuir los momen

tos en franjas de columna y centrales son aplicables a claros interiores 

bajo carga vertical. 

El término 11 refuerzo necesario por sismo" que se menciona en el párra.fo 

II se refiere al refuerzo necesario para el momento que es igual a la 

diÍerencia entre el momento de diseño, M , bajo la combinación carga u . 

muerta, carga viva reducida y sismo, y el momento de diseño bajo la com-

binación carga muerta y carga viva máxima. De acuerdo con lo anterior, 

en la fig 6.10; que representa las envolventes de momentos de diseño, 

M , en dos claros interiores de una losa plana, los momentos negativos 
u 

necesarios por sismo están representados por las zonas con rayado abierto 

y los positivos por las zonas con·rayado cerrado. 

Las dos primeras disposiciones complementarias tienen por objeto tomar 

en cuenta variaciones en la posición de los puntos de inflexión, en par

ticular a causa de que la intensidad del sismo exceda a la prevista. 

El requisito para el refuerzo positivo de las franjas de columnas va en

caminado a asegurar que estas franjas cuenten con una cierta resistencia 

mínima autónoma del resto de la losa y que por sí solas en un momento 

dado formen marcos con las columnas. 

La cantidad que se pide de refuerzo de lecho inferior que atraviesa el 

núcleo de una columna suministra cierta resistencia a flexión positiva 

en caso de que durante un sismo extraordinario se invierta el signo del 

momento flexionante en la losa cerca de la columna. Otra fúnción irnpor-

72 



tante que tiene este refuerzo es disminuir el riesgo de falla catastr6-

fica por punzonamiento de la losa, pues ésta podría quedar colgando de 

dicho refuerzo en caso de ocurrir el punzonamiento (ref 6.8). Se hace 

notar que para este fin no es útil el refuerzo de la losa del lecho su
perior, porque se separaría de ella al desprenderse el recubrimiento. 

Al revisar el refuerzo máximo por flexión en losas aligeradas, debe cui

darse de no incluir los bloques de aligeramiento al valuar los anchos de 

las secciones resistentes .. 

6. 8 S e.c.c.W nu CJL[;Uc.a.ll pa.!tll. momento 

En una losa plana que falla por fl~xión se forman líneas de fluencia ne

gativas que son tangentes a las caras de los apoyos interiores. Por esta 

razón, la sección crítica se supone a c/2 del eje de columnas. En un 

apoyo exterior no se forma línea de fluencia a menos que e:;ista una viga 

de orilla con suficiente rigidez y resistencia en torsión; sin embargo, 

el acero de flexión de la losa fluye en el paño de la columna, por lo 

que también en las columnas de orilla procede suponer la sección crítica 

a c/2. 

6. 9 V.i.btlúbu.cl.6n de. l.a.6 mame.11.to.ó e.n .ta.6 6tr.anja.6 

Los coeficientes para distribuir los momentos en las franjas de columna y 

centrales provienen de soluciones elásticas de tableros interiores de 

losas planas macizas. Pueden aplicarse al momento positivo y al negativo 

interior de tableros de orilla; el refuerzo para el momento negativo ex

terior de tableros de orilla debe distribuirse como se establece en el 

inciso I de 6.6. En losas aligeradas son aplicables los coeficientes con 

tal que en cada dirección haya al menos seis hileras de casetones o al

véolos entre ejes de columnas. 

6. 1 o 

En lo esencial, el tema queda cubierto por los comentarios de 2.1.Sh) y 
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de 6.5. Si existe una abertura próxima a una columna, se recomienda tra

tar la conexión como si fuera de orilla, suponiendo que el borde de la 

losa es el borde de la abertura. Se hace destacar la importancia de to

mar en cuenta el refuerzo mínimo que se prescribe al final de 2.1.5 h), a 

fin de contar con cierta capacidad de deformación inelástica en las co

nexiones losa-columna. 

6. 11 

En un tablero interior de losa plana bajo carga uniforme, la flecha elás

tica en el centro de él puede expresarse c0mo ~=awL"/Eh 3 , donde w es la 

carga por m2
, L es el claro mayor del tablero, h el espesor de· la losa, 

E el módulo de elasticidad y a un coeficiente que depende de la relación 

de claro largo a corto. Si se desea que ~/L no exceda de un cierto valor, 

según la expresión anterior el espesor debe cumplir con 

w 
El'l/L 

L 
3_ 

A /w L ( 1) 

ccndición que es la base de la expresión 6.2 de las Normas. El factor 

(1-2c/3L) toma en cuenta el efecto de la dimensión de la columna o capi

tel, el cual es favorable. 

El coeficiente k se hizo depender .también de f atendiendo a las consi
s 

deraciones siguientes: 

En una sección agrietada, la cur. vatura es igual a E /d (1-k), en que E 
S S 

es la deformación unitaria del acero a tensión y kd la profundidad del 

eje neutro. 

E , queda 
S 

En términos del esfuerzo, f, y del módulo de·elasticidad, 
S 

f 
S 

E 
S 

/d (1-k) 

Integrando estas curvaturas, se llega a que la flecha en el centro del 

74 



tablero tiene la Íorma: 

!:. = B 
Í Í 

_;::.s __ L 2 = B _.=;s_ 

d h 

Si f:./L no debe exceder a un cierto valor, el espesor debe cumplir con 

h > 
B Í L 

---'S'--- = C Í L 
S 

(2) 

Para el coeficiente k de la ec 6.2 se tomó un promedio geométrico pesado 

entre los coeficientes de L en las ecs 1 y 2 anteriores, a Íin de tomar 

en cuenta que hay más secciones no agrietadas que agrietadas: 

El criterio anterior ha estado vigente desde el Reglamento DDF de 1966 y 

Íue propuesto por los autores de dicho documento. 

En tableros de orilla la flecha máxima es mayor que en tableros interio

res debido a la Íalta de continuidad en el borde de orilla. En losas 

aligeradas la Ílecha máxima es mayor que en losas macizas por la menor 

rigidez de aquéllas. Normalmente un piso formado por lusa plana tiene 

tableros de orilla y tableros interiores; sin embargo, se usa un 

constante en todo el piso, definido por los tableros de orilla. 

espesor 

Podría 

suponerse que todos ,los tableros son interiores si la losa sobresale en 

voladizo entre cuatro y cinco veces su espesor, en todos los ejes exte

riores de columnas. 

En un piso de losa plana aligeradc; que tenga tableros de orilla el espe

sor se determina aplicando un Íactor igual a 1.2 x 1.2, al espesor que 

resulte de la ec 6.2. 
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6. 12 

Un ábaco es una zona de la losa de mayor espesor, que se deja alrededor 

de las columnas o de los capiteles. Las funciones del ábaco son mejorar 

las condiciones de trasmisión de fuerzas y momentos entre losa y columna 

y aumentar el brazo interno del refuerzo negativo de la losa para fle

xión. Además, permite disminuir el espesor de la losa, y aumenta la ri

gidez lateral de la estructura. Los requisitos de dimensiones que se 

establecen en 6.12 son necesarios para que los ábacos cumplan con las fun 

cienes mencionadas. 

6.13 AbeMu!Lal> 

El criterio adoptado en las Normas para tornar en cuenta el efecto de abeE 

turas es el del Reglamento ACI-318. El efecto general de las aberturas 

es interrumpir la continuidad y uniformidad del flujo de esfuerzos de 

flexión y cortantes, y provocar concentraciones de esfuerzos. La influen 

cia de una abertura depende de su localización y de su tamaña. 

Las disposiciones de 6.13 se refieren más bien al efecto de las aber~uras 

sobre los esfuerzos de flexión en la losa, y ponen de manifiesto que el 

efecto de una abertura es mayor en franjas de columna que en franjas cen

trales. Las disposiciones para tomar en cuenta el efecto de las abertu

ras sobre los esfuerzos cortantes se encuentran en la sección 2.1.Sh y a 

ellas se hace referencia en el último párrafo de 6.13. 

La intención de colocar a los lados de una abertura el refuerzo que en 

ella se interrumpe es mantener el momento de fluencia total necesario 

para el equilibrio en una sección de la losa que cruce por la abertura. 

En ciertos ca~os podría ocurrir que la sección se volviera sobrerrefor

zada, al disminuir el área de concreto a compresión y no disminuir el 

acero de refuerzo. Por esta razón se Pide en las Normas revisar que no 

se exceda el refuerzo máximo admisible en las secciones afectadas por 

aberturas y se use sólo el ancho que resulte de descontar las aberturas. 
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7. CONCRETO PRESFORZADO 

7. 1 T nvwduc.U.6n 

Este capítulo tiene adiciones importantes con relación al de las Normas 

de 1977. La más destacada consiste en tomar en cuenta explícitamente el 

concepto de presfuerzo parcial. En la revisión de este capítulo tuvo 

una intervención relevante el Ing. Constancio Rodríguez c. del grupo 

Riobóo, S.A. 

En las Normas se pide que para elementos presforzados y parcialmente pre~ 

forzados sólo se use éoncreto clase 1, a causa principalmente de la menor 

deformación diferida (creep) que sufre este concreto respecto del tipo 2, 

con la consiguiente menor pérdida de presfuerzo por ese concepto. 

7. 2 PILU 6UVLZO paJtc.útt lf piLU 6uVLza .total. 

El concepto de presfuerzo parcial ha experimentado algunos cambios. P.W. 

Abeles (ref 7.1) consideraba que una sección a flexión tiene presfuerzo 

total cuando la sección completa permanece en compresión bajo cargas de 

servicio, y que tiene presfuerzo parcial cuando bajo cargas de servicio 

existen esfuerzos de tensión de cierta magnitud y se forman grietas de· 

ancho controlado. En las Normas se adoptó como base la definición pro-
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puesta más recientemente por A.E. ~aarnan (ref 7.2) y se complementó con 

valores del índice de presfuerzoa La definición de Naaman dice: "una 

condición necesaria y suficiente para que a un miembro se le llame par

cialmente presforzado es que contenga refuerzo presforzado y no presfor

zado destinados a resistir cargas externas de la misma naturaleza". La 

forma del Índice de presfuerzo que se usa en las Normas también se debe 

a Naaman. Normalmente hay correspondencia entre las definiciones de P. 

Abeles y de Naaman. 

En general, se recurre al presfuerzo parcial en elementos con carga viva 

que actúa sólo muy ocasionalmente, como los de azoteas, que si se dise

ñaran con presfuerzo total presentarían la mayor parte del tiempo contra

flechas notorias indeseables debi,das. al presfuerzo. Al usar en este caso 

el presfuerzo parcial, se admite que bajo la carga viva máxima exista 

cierto agrietamiento, pero se logra que durante los lapsos en que no hay 

carga viva, o ésta es muy pequeña, no ocurran contraflechas. 

También se recurre al presfuerzo parcial cuando se desea aumentar, para 

la misma resistencia, la capacidad del .elemento de deformarse sin fallar, 

o se desea aumentar la capacidad a cargas de impacto. 

7. 3 Rev.U..i.6rt de .f.o.¡, e.l>ta.do.~> !:fm.Ue de 6alla. 

En la fig 7.1 se ilustra la aplica~i6n de las hipótesis generales de 

flexión en la obtención del momento resistente de una sección presforzada 

que falla por compresión; la deformación inicial del acero debida al pre~ 

fuerzo es la cantidad E 
se 

La falla de una sección presforzada puede deberse a la ruptura del acero 

antes que el concreto se aplaste, o, como en la fig 7.1, al aplastamiento 

del concreto antes que se rompa el acero. Para definir si la viga falla 

por tensión o por compresión, se supone que se rompe el acero, es decir 

E = E' y se calcula la deformación máxima del concreto, E : 
sp s e 

E = (E' - E ) 
e s se 

e 
d-e 
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Si e resulta menor que 0.003, la falla es por ruptura del acero y el mo
c 

mento resistente vale FR 

partir de la profundidad 

A 
sp 

del 

f z. 
sr 

bloque 

El brazo interno, z, se obtiene a 

de esfuerzos, la que a su vez se de-

termina del equilibrio de fuerzas (T = C). Si ce resulta mayor q~e 0.003, 

o igual, la falla es por aplastami~nto del concreto; en este caso, no se 

conoce directamente el esfuerzo en el acero, f , cuando se alcanza el 
sp 

momento resistente, y se determina par tanteos; el mor- .:nto resistente es 

Las fórmulas de la sección 7.3.1,que permiten valuar aproximadamente el 

esfuerzo en el acero de presfuerzo, f , cuando se alcanza el momento re
sp 

sistente,están basadas en resultados de ensayes de vigas que sólo tenían 

acero presforzado, fabricadas con concreto de resistencia a compresión 
2 aproximadamente igual a 350 kg/cm (ref 1.3). Después, las expresiones 

originales se adaptaron para aplicarlas a vigas con presfuerzo parcial 

(ref 7. 3) . 

La condición e 
sp >e /0.75 para determinar las cantidades máximas de 

yp 
acero de presfuerzo y ordinario tiende a asegurar una cierta curvatura 

cuando se alcanza el momento resistenté, según se aprecia en la fig 7.1; 

con esto se evita que la falla del elemento cea frágil. 

7. 4 Rev-<"-6.i6n de .to¿¡ utadM Um.ü:e de ¿¡ eAv.iU.o 

Se recuerda la necesidad de, en elementos con presfuerzo, invariablemente 

revisar la resistencia y el comportamiento en condiciones de servicio. La 

revisión en condiciones de servicio incluye principalmente el agrieta

miento, las flechas y las vibraciones. 

Los esfuerzos admisibles que se dan en las Normas para miembros con pres

fuerzo total son esencialmente una forma indirecta de limitar el agrie

tamiento. Las flechas de estos elementos deben calcularse cuidadosamente, 

pues suele tratarse de elementos esbeltos poco rígidos. En particular, 

debe tenerse presente el grado de variación que con el tiempo va a tener 

la carga viva. Si ésta actúa con su intensidad máxima sólo esporádica-

mente, pueden presentarse contra-flechas indeseables, que tienden a au-
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mentar al paso del tiempo a causa del creep del concreto. Por el contra

riar si la carga viva máxima actúa casi~ continuamente, el creep tenderá 

a que con el tiempo aumente la flecha hacia abajo. En la ref 7.4 se dan 

ciertas bases para el cálculo de flechas en elementos con presfuerzo to-

tal. 

Los elementos parcialmente presforzados generalmente se diseñan de modo 

que se agrieten bajo condiciones de servicio. En el cálculo de flechas 

de estos elementos se usa el concepto de momento de inercia efectivo, de 

la forma AI 
g 

la viga. (I 
g 

sección bruta 

+ B I , que toma en cuenta el agrietamiento a lo largo de 
cr 

e I son, respectivamente, los momentos de inercia de la 
cr 

y de la sección transformada agrietada) . Las referencias 

7.2 y 7.5 tratan el problema de la revisión del agrietamiento y de las 

flechas de elementos parcialmente presforzados. 

La recomendación del.inciso 7.4.2 en el sentido de que el momento de.des

compresión sea al menos igual al que produce.la carga muerta más la viva 

media tiene el propósito de evitar contraflechas no deseadas durante el 

funcionamiento normal del elemento. En la fig. 7.2 se ilustra la recomen 

dación anterior. El primer diagrama de esfuerzos en el concreto corres

ponde al efecto del presfuerzo solo; el otro diagrama corresponde al efe~ 

to del presfuerzo más el momento de descompresión, cuya magnitud se re

comienda que sea igual al valor antes indicado. 

Las restantes disposiciones del capítulo en esencia también están basadas 

en las propuestas del personal técnico de Riobóo, S.A. que intervino en 

el grupo que asesoró la elaboración de las Normas. 
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8. CONCRETO PREFABRICADO 

En forma semejante al capítulo de concreto presforzado, las disposiciones 

para concreto prefabricado en buena medida fueron propuestas por el per

sonal técnico del grupo Riobóo, S.A. Son el resultado de la experiencia 

que dicho grupo ha tenido en el diseño y construcción de estructuras pre 

fabricadas en nuestro medio. 

La prefabricación puede definirse como un sistema constructivo en el que 

los elementos estructurales se fabrican en una posición distinta de la 

que tendrán en la estructura terminada (ref 8.1). Incluye varias modali

dades, como lás estructuras construidas totalmente con elementos prefa

bricados en plantas especiales rijas o en plantas montadas en el lugar 

de la obra, y las estructuras mixtas formadas por elementos prefabrica

dos y elementos colados en el lugar. 

Entre las ventajas principales que tiene la prefabricación éstán las si

guientes: a) economía en cimbra y obra falsa, b) economía en mano de 

obra, e) rapidez de ejecución, etc. Como desventajas pueden mencionarse 

las siguientes: a) necesidad de invertir en equipo especial, b) dificul

tad para lograr capacidad de deformación inelástica en las conexiones 

ante acciones repetidas, e) dificultad para lograr rigidez en la estru~ 
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tura por la falta de monolitismo de las conexiones, d) necesidad de pro

gramar y proyectar con detalle, etc. Como consecuencia principalmente 

de la ventaja y la desventaja señaladas con la letra a), surgen las dos 

condiciones siguientes para que la prefabricación tenga éxito: 1) que el 

volumen de obra sea considerable, y 2) que exista la posibilidad de es

tandarizar en grado suficiente los elementos estructurales. Pero no es 

suficiente que se cumplan las dos condiciones anteriores, sino que en cada 

caso debe hacerse una comparación de costos cuidadosa (ref 8.1). 

La desventaja relativa a la dificultad de lograr capacidad de deforma

ción inelástica en las conexiones bajo cargas repetidas es la razón por 

la que se establece que las estructuras prefabricadas de concreto se di

señen por sismo con un factor Q igual a 2, o cuando mucho 3 si así lo 

juzga procedente el Departamento del Distrito Federal. Esta circunstan

cia influye en. la comparación de costos que se· mencionó en el.párrafo 

anterior~ 

En vista de la importancia que tiene el ·diseño y la construción adecua-: 

dos de las· conexiones, en las Normas se ·incluyó una serie de requisitos 

específicos. para esas. zonas de unión. 
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9. CONCRETO SIMPLE 

Un ejemplo de uso de concreto simple se tiene en algunas pilas de cimen- ... 

tación. 

1 O. CONCRETO LIGERO 

En general, para concreto simple y concreto ligero se han conservado los 

criterios del Reglamento de 1966. Se permite el uso de concreto ligero 

sin autorización especial del úepartamento del D.F. sólo en elementos 

secundarios, debido a la escasez de experiencia y estudios con los con

cretos ligeros locales. 

87 

.::: 



11. CONSTRUCCION 

Las modificaciones más importantes que tuvo este capítulo con respecto 

a las Normas de 1977 están en la parte relativa al control del concreto. 

Los comentarios que aquí se ·incluyen cubren los principales aspectos del 

tema mencionadoa 

11.3 Con~cta 

11.3.1 Materiales componentes 

La verificación de la calidad de los materiales componentes del concreto 

antes del inicio de una obra permite seleccionar aquéllos que potencial

mente tienen las características requeridas para fabricar la clase de con 

creto que se necesita en la obra. En la verificación se hace énfasis en 

las propiedades directamente relacionadas con la resistencia, rigidez y 

durabilidad del concreto. 

Pedir que la verificación de la calidad se haga en un laboratorio auto

rizado por el SINALP permite tener cierta confianza en que los equipos 

y métodos de ensaye empleados en la realización de las pruebas son los 

indicados por las normas respectivas; sin embargo, en todo caso es el 
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Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director Responsable de Obru 

cuando no se requiera Corresponsable, el que asuma la responsabilidad de 

los resultados de ese laboratorio. 

El coeficiente volumétrico se define como la relación que existe entre 

la suma de los volúmenes de un grupo de partículas representativas del 

agregado {50 mínimo) y la suma de los volúmenes de las esferas que cir

cunscriben a cada partícula. 

Limitar el coeficiente volumétrico de la grava triturada que se emplea 

para el concreto clase 1 a un valor mínimo de 0.20, permite obtener mez

clas trabajables con relaciones arena/agregados totales relativamente 

baj.as, con lo que se propicia que el concreto resultante se contraiga 

menos y en general que sea más rígido. 

Para el concreto clase 2 no se especifica ningún límite para el coefi-. 

ciente volumétrico, porque los agregados gruesós que usualmente se em

plean en la ciudad de México para este concreto- {andesitas) tienen for

mas satisfactorias, con valores de coeficiente volumétrico superiores al 

mínimo deseable. 

El porcentaje de material más fino que la malla F 0.075 (No 200) que se 

permite que tenga la arena en las Normas es superior al lÍmite aceptado 

internacionalmente {5 por ciento) para; este material. Lo anterior se 

hizo ante la imposibilidad de obtener en zonas cercanas a la ciudad de 

México arenas de mejor calidad, o de disponer de suficiente agua para 

permitir su lavado. Sin embargo, a fin de subsanar aunque sea en parte 

el problema que implica el uso de arenas y gravas con altos porcentajes 

de finos, se trata de evitar el empleo de finos de origen arcilloso, que 

son los que más detrimento causan en las propiedades del concreto. Esto 

se logra mediante la limitación de la contracción lineal de los finos 

de la arena y la grava. 

Para determinar la contracción lineal de los finos de la arena y la gra

va de una muestra representativa de estos materiales, se obtienen por 
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separado los finos que pasan la malla No 40, se mezclan estos finos en 

la proporción en que intervienen en la mezcla de concreto y se llevan a, 

la condición de humedad correspondiente al lÍmite líquido, de manera se

mejante a como se hace con las muestras de suelo. La contracción que 

presentan estos finos después de secarlos al ambiente hasta que su color 

cambie de oscuro a claro, y en horno por 18 horas a temperatura de 

100-110°C, no debe exceder a los límites especificados en estas Normas, 

con objeto de que su efecto no propicie detrimento significativo en la 

calidad del concreto (ref 11.1). 

11.3.2 Elaboración del concreto 

La mencionada norma NOM C 155 "Industria de la Construcción. Concreta 

hidráulico. Especificaciones" incluye aspectos relacionadás con los re

quisitos para los equipos de dosificación, mezclado,.transporte y entre

ga de concreto, que son aplicables tanto a los concretos premezclados 

como a los hechos ·en obra. 

11.3.3 Requisitos y control del concreto fresco 

Las frecuencias de muestreo propuesta para las pruebas de revenimien~o y 

peso volumétrico permiten identificar aquellas mezclas que tienen pc~as 

probabilidades de alcanzar las características especificadas del concre

to, en una etapa en la que se puede evitar la colocación de concreto de 

calidad deficienté en la estructura. 

Con la aparición en el mercado de aditivos superfluidificantes de larga 

duración, se presenta la posibilidad de incorporar estos aditivos en 

planta con las ventajas de tener un mejor control en su dosificación. 

Como inconveniente se tiene el que no se pueda verificar el revenimiento 

del concreto antes de la incorporación del aditivo. 

La prueba de peso volumétrico resulta ser una verificación muy sencilla 

de realizar para discriminar entre un concreto clase 1 ó 2. Debido a 

que el volumen concreto que se maneja en la prueba es pequeño, se rece-

91 



mienda tener cuidado especial en la calibración del equipo. 

11.3.4 Requisitos y control del concreto endurecido 

La verificación del cumplimiento con el requisito de resistencia a com

presión se basa en el criterio de aceptar una probabilidad de no alcan

zar la resistencia especificada de 10 por ciento para el concreto clase 

1 y de 20 por ciento para el clase 2. Para ambos, se parte de la hipó-

tesis de que la desviación estándar de los 

pendiente del nivel de resistencia ·e i~ual 

resultados de ensaye es inde-
2 a 33 kg/crn , y de que la re-

gla de verificación conduce a una probabilidad de 2.3 por ciento de que 

a un productor le sea rechazado su concreto cuando _cumple en el límite 

con la calidad especificada, ref 11.2. 

El objeto de especificar una resistencia mínima en las muestras indivi

duales es evitar que en la estructura quede alguna zona que, aunque de 

poca extensión, sea demasiado débil; por otra parte, cumplir con la 

regla del promedio de las muestras ~vita que quede.alguna. zona de.c~er

ta extensión que, aunque no tan débil como en el caso anterior, tenga 

resistencia rnedia·baja. Ambas situaciones son indeseables para·la segu-· 

ridad de la estructura. 

En la evaluación de la resistencia del concreto en la estructura a par

tir del ensaye de corazones hay que tener presente que conviene que el 

diámetro de los corazones sea igual o mayor a tres veces el tamaño máxi

mo del agregado grueso, y que esta relación nunca debe ser menor que dos 

veces ese tamaño. Cabe mencionar que la relación diámetro/tamaño máximo 

del agregado grueso influye en forma importante en la resistencia a com

presión que se alcanza en e.l corazón y que ésta es menor mientras más 

pequeña es dicha relación, ref 11.3. 

Por otra parte, si la relación longitud a diámetro del corazón es infe

rior a dos, pero mayor que uno, se hace la corrección apropiada para la 

relación longitud a diámetro obtenida, multiplicando la resistencia a 

compresión alcanzada por los factores indicados en la siguiente tabla. 

No se ensayarán corazones que tengan su longitud inferior a 95 por cien-
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to de su diámetro, antes del cabeceo, o inferior a su diámetro, después 

del cabeceo. 

Relación longitud a diámetro 
del corazón, 1/d 

2.00 

1.75 

1. so 

1.25 

1.00 

Factor de corrección por 
resistencia 

1.00 

0.98 

0.96 

0.93 

0.87 

Para valores intermedios se interpola linealmente. 

Estos factores de corrección son aplicables a concretos de peso normal '.:-

y a concretos ligeros con pesos volumétricos comprendidos entre 1' 600 y _., 

1 900 kg/m 3 
' 

y, en ambos casos, resistencias a compresión de entre 150 

400 kg/cm 2 Se. aplican indistintamente a concretos-que y . se ensayan en 

condición seca O húmeda. 

Para que los corazones estén en condición 11 Secau se requiere dejarlos 

expuestos al aire por un lapso de 7 d!as a una temperatura comprendida 

entre 15 y 27"C y a una humedad relativa inferior a 60 por ciento; el 

ensaye se realiza en esa condición. Para la condición húmeda, los cora

zones de sumergen en agua saturada con cal a 23 ~ 1.7°C, al menos por 

las 40 horas previas a su ensaye, y se prueban inmediatamente después 

de retirarlos del agua. Durante el lapso comprendido entre su remoción 

del agua y su ensaye, los corazones se conservan en condición húmeda, 

cubriéndolos con una manta absorbente saturada de agua. 

Los valores 0.85 f' y 0.75 f' que se emplean en la evaluación de la re-
e e 

sistencia a compresión del concreto clase 1 por medio de corazones co-

rresponden a los m!nimos de una distribución normal de probabilidades 

para valores medios de tres resultados de ensaye y para valores indivi

duales, respectivamente. Para el concreto clase 2, las resistencias 
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mínimas de los corazones correspondientes al valor medio de tres resulta

dos de ensaye y a las resistencias individuales son O.BO f' y 0.70 f', 
e e 

respectivamente. Para ambos concretos y reglas de verificación, se con-

sidera una desviación estándar de 45 kg crn
2 

y una probabilidad de no al

ca~zar las resistencias.mínimas de 2.5 por ciento, ref 3. 

La verificación del cumplimiento con el módulo de elasticidad parte de 

considerar una probabilidad de 20 por ciento de tener resultados inferio-

res a 14000 1fT para el concreto clase 1.y a 
e 

La desviación estándar de la distribución de 

BOOO 1fT para el clase 2. 
e 

probabilidades para los con-

cretas clase 1 
2 

se supuso igual a 1000~ y para el clase 2 a 700 yf', 
e e 

en kg/cm . La regla de verificación se establece en estas normas con 

una probabilidad de tener valores inferiores a los mínimos estipulados 

de 1 en 100. Para ambos, 

cificada del concreto, en 

t• representa la resistencia a compresión espe
c 2 

kg/crn • 

Debido a que la dispersión de los resultados de ensaye en la prueba del 

módulo de elasticidad es mayor que la alcanzada en la prueba de resisten 

cia a compresión, se pide que en la determianción del módulo de elasti

cidad. se empleen al menos tres_ especímenes .. 

REFERENCIAS 

11.1 CJ Mendoza y M Mena "Influencia de las características de los agr~ 

gados en las propiedades de los concretos estructurales del DF", 

Revista IMCYC No 192, Vol XXV (mayo 1987) 

11.2 R Meli, CJ Mendoza "Revisión de las reglas de verificación de ca

lidad del concreto", Revista Ingeniería (por publicarse) 

11.3 CJ Mendoza "Evaluación de la resistencia del concreto en la es-

tructura por medio del ensaye de corazones.,, Revista Construcción 

y Tecnología (por publicarse). 
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(a) 

w 

( b) 

Fig 1 . 1 Influencia de la magnitud de la fuerzo horizontal sobre 
la forma de la elástica 
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M 

R = Rigidez de entrepiso, 
sin corgo vertical 

-
xu . Mu 

Q = Rh=-
xy xy 

R'h= Mu = ~= J!.. h 
Xu Qxy Q 

R' = _B_ 
Q 

Mu ~Wu,x_~ __ R_h_x--------------~~ 

X 

Fig 1. 2 Efectos de esbeltez en una estructura elastoplástica, 
suponiendo que Q fuera el factor de ductilidad 
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_ld' 10.0031 f" 
1 

e 
-

Jo~e a[ +A'+ 1 -ce S 

h d ~-f-+--
FR 

+As+ 
MR Ts =As fs 

~ FR --+ 
Es 

de IF=O; 

2:M= O; 

Fig 2.1. Aplicación de las hipÓtesis para calcular resiSTencias y de 
las condiciones de equilibrio, a una sección rectangular 

b 10.0031 t" 
-~1 1 

e 
f 

+A,: 1 fy 
Es 

d ·--·--· 

E y E 
A As fy 

L--- +S+ ---+ Gráfico f-E 

l-íJ del acero 

Fig 2.2. Condiciones de falla balanceada 

97 



Fig 203 o Ejemplos de 
diagonal en 

o , o 

SeCCIOnes Crl t1cas 
. , 

por tens10n 
losas y zapatas 

Del equilibrio vertical 

{=l Avf fy = 1}--1 

+=1 
-1 

puesto que lo fuerzo normal 

o lo superficie de follo es 

numéricamente igual o 

Avt fy, por equilibrio horizontal 

Fig 2.40 Resistencia a cortante por fricción 
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V 

Fig 2.5. Representación gráfica de las expresiones 
2.30 , como igualdad, y 2.32 
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2 

-

1 

¡~ 
R 

Antes del agrietamiento 
. Ml 

Tl ~-z-

Después 

:LM=O 

Tl z = Rx2 
Rx 2 

T1 = z 

Fig 3.1. Incremento en la tensión del refuerzo en la sección l 
debido a la formación de una grieta diagonal 
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Fig 5. l Ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento 
en vigas de marcos dúctiles (cuando x > 15 cm) 
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Sentido del sismo .. 

C!C::::::It) 
Sentido del sismo .. 
¡Pu Wu 

e tr::::=:J!) 

* El sentido de los fuerzas sel\olodos depende de los magnitudes 
de Pu, Wu y de los momentos de los extremos 

Fig 5. 2 Determinación de la· fuerza cortante en vigas de 
acuerdo con la sección 5.2.4 de las Normas 

102 



t' ..J._ __¿ 

{o) (b) 

Fig 5.3 Mecanismos de follo 
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:S 4 5 cm :S 4 5cm 

R'ó 

:S 25 cm 

HH 
:$15 :Sl5cm :Sl5cm :Sl5cm 
cm 

Fig 5.4 Ejemplo de refuerzo transversal para confinamiento en 
columnas de marcos dúctiles 
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v-

-v 
~ 

t t 

t ' 

-- . 
Cs Ce+ C5 = A52 { 1.25fy) -

Fig 5.5 Nudo interior de un marco sujeto s61o a fuerzas 
horizontales 
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i t 

~ ~A52 (1.25fyl- L o5 ¡ f5 ¡ 

(deÍ:Fh=O) 

Fig 5. 6 Equilibrio de una porción del nudo de la fig 5. 5 
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be 

PLANTA 

by+ be 
be~ 2 

be~ by+h h 

Si los anchos de las vigas son distintos , se tomo 
bv¡ + bvz 

by= 2 

by be 

Fig 5.7 Determinación del ancho efectivo, be 
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¡) 

Columna 

-
Fig 5.8 Anclaje del refuerzo longitudinal negativo en un 

nudo de orilla 
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1 

b) 

e) d) 

Fig 6.1 Tipos de losas planas 
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A 

B 

e 

A 

B 

Fig 6. 2 Idealización de una estructura con losa plana en 
la dirección longitudinal 
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a) 

Fig 6.3 Deformaciones en una viga y en una losa plana 
de crujías de orilla 
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{o) 

( b) 

Fig 6.4 Elementos o torsión entre loso y columna 
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Fig 6.5 Refuerzo de un capitel 
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Fig 6.6 Follo de uno loso plano que se reforzó poro tomar 
todo lo cargo sólo en uno dirección 
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i._ ...-- --------. F -

o) 
¿ ____ l._ 

'--
F -

F ...-- F -- -
~ 

1 1 H C! 
t 

F F 
b ) L....- - -

Fig 6.7 Trasmisión del momento FH entre losa y columna, y entre 
vigas y columna 
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Fig 6. 8 Columnas de lo fig 6. 7 
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F 
-·.--+--. 

a(M-Ve) 

) (1-a)(M-Ve) 
l-+-"'1"f-l 

H 

M=FH 

F 
-'--+-...1 

Fig 6.9 Trasmisión del momento FH en una conexión 
de orilla 
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-CM+CV¡+CA 

Fig 6.1 O Momentos para calcular el "refuerzo necesario 
por sismo" 
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Fig 7. 1 

Ec = 0.003 t" e 

le F 
d 

Condiciones poro valuar el momento resistente de una 
sección presforzada que falla por compresión 
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esfuerzos en el concreto 

Tens. -1--. Comp. 

A) 

bajo el presfuerzo bajo el presfuerzo más 
el momento de descom
presión 

El momento de descompresión es el momento flexiononte necesario poro posar 
de lo distribución A) o la 8) 

Fig 7. 2 Momento de descompresión 
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TABLA l. CONSTANTES DE CALCULO 

f' e 
(kg/em2 ) f* f" .¡f. 0.5~ .¡f. 0.7~ 8ooolf~ 14000~ e e e e 

150 120 102 10.95 5.48 12.25 8.57 97980 

200 160 136 12.65 6.32 14.14 9.90 113100 198000 

250 200 170 14.14 7.07 15.81 11.07 126500 221<\00 

300 240 204 15.49 7.75 17.32 12.12 242500 

350 280 231.3 16.73 8.37 18.71 13.10 261900 

400 320 254.1 17.89 8.94 20.00 14.00 280000 

se· utilizaron las siguientes fórmulas 

f* = 0.8 f' e e 

f" = 0.85 f* si f* < 250 kg/em 2 
e e e 

f* 2 f" = (l. 05 - e ) f* si f~ > 250 kg/em e 1250 e 
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TABLA 2 DIAMETROS, PESOS Y AREAS DE BARRAS 

Número Diámetro 
de nominal NUMERO DE BARRAS 

desig~ Peso .. pulg kg/m 1 2 3 4 5 6 7 8 9 JO CIOO mm 

2 1/4 6.A 0.248 0.32 0.64 0.96 l. 28 1.60 l. 92 2.24 2.56 2.88 3.20 

2.5 5/16 7.9 0.388 0.49 0.98 1.47 l. 96 2.45 2.94 3.43 3.92 4.41 4.90 

3 3/8 9.5 0.559 0.71 1.42 2. 13 2.84 3.55 4.26 4.97 5.68 6.39 7.20 

4 1/2 12.7 0.993 1.27 2.54 3.81 5.08 6.35 7.62 8.89 JO. 16 11.43 12.70 ~ 
. - g 

"' 
5 5/8 15.9 1.552 l. 98 3.96 5.94 7.92 9.90 1:.88 13.86 15.84 17.82 19.80 Q. 

"' e 
6 3/4 19.0 2.235 2.85 5.70 8.55 11.40 14.25 17. 10 19.95 22.80 25.65 28.50 n 

"' ~ 
7 7/8 22.2 3.042 3.88 11 .64 15.52 19.40 23.28 27.16 31.04 34.92 38.80 

_o 
7.76 "' ::l 

8 1 25.4 3.973 5.07 10. 14 15.21 20.28 25.35 30.42 35.49 40.56 45.63 50.70 n 
3 ..., 

9 1 1/8 28.6 5.028 6.41 12.82 19.23 25.64 32.05 38.46 44.87 51.28 57.69 64. JO 

JO 1 1/4 31.8 6.207 7.92 15.84 23.76 31.68 39.60 47.52 55.44 63.36 71.28 79.20 

11 1 3/8 34.9 7.511 9.58 19. 16 28.74 38.32 47.90 57.48 67.06 76.64 86.22 95,80 

12 1 1/2 38. 1 8.938 11.40 22.80 34.20 45.60 57.00 68.40 79.80 91.20 102.60 114.00 
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TABLA 3. LONGITUDES DE DESARROLLO, Ld' DE BARRAS CORRUGADAS A TENSION, 
NO TORCIDAS EN FRIO, EN CM 

Barra 

~ 
150 200 250 300 

Na. 
e 1 11 1 11 1 11 1 y 

3000 kg/cm2 30 30 30 30 30 30 30 
2.5 14200 30 30 30 30 30 30 30 

5200 30 41 30 41 30 41 30 
3000 30 30 30 30 30 30 30 

3 4200 30 34 30 34 30 34 30 
5200 35 50 35 50 35 50 35 
3000 30 32 30 32 30 32 30 

4 4200 32 45 32 45 32 45 32 
5200 47 66 47 66 47 66 47 
3000 30 41 30 40 30 40 30 

S 4200 41 57 40 56 40 56 40 
5200 ro 84 59 83 59 83 59 
3000 42 59 36 51 34 48 34 

6 4200 59 82 51 71 48 67 48 
5200 87 121 75 105 71 99 71 
3000 57 80 49 69 44 62 40 

7 4200 80 112 69 97 6~ 87 56 
5200 118 165 102 143 91 128 85 
3000 75 104 65. 90 58 81 53 

8 4200 104 146 9(), 126 81 113 74 
5200 154 216 133. 187 119 167 109 
3000 9.! 132 82 114 73 102 67 

9 4200 132 185 114 I&:J 102 143 93 
5200 195 273 168 236 151 211 138 
3000 116 163 101 141 90 126 82 

10 4200 163 228 141 198 126 177 115 
5200 241 337 208 292 186 261 170 
3000 141 197 122 171 109 153 100 

11 4200 197 276 171 239 153 214 139 
5200 291 408 252 353 226 316 206 
3000 168 235 145 203 130 182 118 

12 4200 235 328 203 284 182 254 166 
5200 346 485 300 420 268 376 245 

I Barras con no más :le 30 cm de concreto bajo ellas 
II Barras con más de 30 cm de concreto bajo ellas 
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350 400 
11 1 11 1 11 

30 30 30 30 30 
30 30 30 30 30 
41 30 41 30 41 
30 30 30 30 30 
34 30 34 30 33 
50 35 50 35 50 
32 30 32 30 32 
45 32 45 32 45 
66 47 66 47 66 
40 30 40 30 40 
56 40 56 40 56 
83 59 83 59 83 
48 34 48 34 48 
67 48 67 48 67 
99 71 99 71 99 
56 40 60 40 56 
79 56 78 56 78 

119 ' 83 116 83 116 
74 49' 68 46 64 

103 69 96 64 90 
153 101 141 95 132 
93 62 86 58 81 

131 86 121 81 113 
193 128 179 119 167 
115 76 107 71 100 
161 107 149 100 140 
238 158 221 147 206 
139 92 129 86 121 
195 129 181 121 169 
288 191 267 178 250 
166 110 154 103 144 
232 154 215 144 201 
343 227 318 212 297 



MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 
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5 
0.001 

1, 1 1 2 
f
1
c= 150 ~g/~m 

M - F b d2 f" R - R C q(1-0.5q} 

fy = 3000 kg/cm2-

/pb-
/ 

fy = 4200 V 
V / 

fy =5200 / / 
1/ V V 

/ / 
/ 1/ V 0.75 pb 

V / / 
1 /--

/ / 
V' / / 
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" - 1/ / V 
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1 / V 
1 1 / 
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1 1 / 

1 1 V 
1 1 / 

/ / 
1 / 

1 11 / 
1 

/ / 
'L IL 

P mtn 

1 

0.005 O.ülO 0.015 0.019 

Cuantío de acero de tensión, p = A 5 1 bd 

Fig 1 
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 
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Cuantío de acero de tensión, p = A 5 1 bd 

Fig 2 
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 

so fe= 250 kg/cm2 

N 

E 
~ 40 
01 

.>:: 

e: 
Cl) 

N 
"O 

t: MR- f¡¡ bd2 f~q(l-0.5q) 

TT 

fy=5200 

fy =6000 

11 

1 
17 

.D IH7 

~30 
::::¡: 

r7 17 

17 
r7 

17 
17 17 

1/ 

1/ 

0.001 0.005 0.010 

-' ' 
fy =3000. kg/cm}pb= 

V 
fy=4 200 

1/ 

17 

0.015 0.020 0.025 0.030 

Cuantío de acero de tensión, p =As 1 bd 

Fig 3 
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A5 = Area total de refuerzo_ 
! ti .. .. < 2 e= O.B5fc , s1 fe _250 kg/cm 
FR = Factor de resistencia 
Pu = Carga axial de diseño 
Mu = Momento flexionante de diseño 
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FR = Factor de resistencia 
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Mu= Momento flexiononte de diseño 
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Fig 5 
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FR = Factor de resistencia 

Pu = Cargo axial de diseño 

M u= Momento f lex ionante de diseña 

Fig 6 
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LUSAS. Separación, s, de barras # 2.5 en lecho super1or 
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LOSAS. SeparaciÓn, s, de barros # 3 en lecho superior 
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3 

~'- .::;_J DE LAS :IMENSIONES ; DEL REF"uERZO Dl: LJNA SECCION 
REC:'!",.>NGULAR, DADOS EL MOMENTO DE DISE!lO M Y lA RELAClON dfb 

u 

DATOS 

M = 30 t-m (momento negativo) 
u 

EJEMPLO 1 

h 1/3 

L.--....1•:-..-
f' 200 kg/em 

2 = e 
As 

2 f = 4200 kg/cm 
y 

d/b = 2.5 

p 
1- b _, 

CONSTANTES 

f* 0.6 f' 0.8 X 200 = 160 kg/cm 
2 = = 

e e 

f" o. 85 f* 0.85 X 160 = 136 kg/cm 
2 = = e e 

por ser f* < 250 kg/cm
2 

e 

f" 
4800 136 4800 e = 0.01524 pb = f f + 6000 4200 4200 + 6000 y y 

p = 0.75 pb = 0.75 (O. 01524) = 0.01143 

f 
p-L- 0.0114 

4200 
0.3521 q = = f" - 136 

e 

SOLUCION 

2 3o x 105 . 
bd = ::-;:---:;--:;-:::---;:-~~~.:::..,.-;:--.,...,=~ 

0.9 X 136 X 0.3521 (1-0.5 X 0.352) = 84510 cm3 

161 

d 

(ee 1. 7) 

(ee. 2. 3) 

(ee 2.2) 

(ee 2. 7) 

(ee 2. 5) 



sustituyendo b 
d =--

2.5 

dJ = 2.5 X 84 510 = 211 300 3 cm 

3 
d = 1~2-1-1 -30_0_ 59.6 cm 

b = 
59.6 
:::.5 = 23.8 cm; usar b = 24 cm 

h = 59.6 + 4.J = 63.7 cm; usar h = 64 cm 

A = p b d = 0.0114 (23.8) (59.6) 
S 

A = 16.2 
S 

2 
cm 

SECCION Y REFUERZO PROPUESTOS. 

64 

1- 24 .. 1 

.. 162 

3 # 5 

2 # 8 

5.94 
10. 14 

A 16.08 
S 

cm 

cm 

2 

2 

EJEMPLO 1 

h 2/3 



h 3/3 

COMENTARIOS 

1 • El 

el 

momento dado, M , es el de diseño, es decir 
u 

ya está afectado por 

factor de carga correspondiente. Se supone que M se debe a car
u 

gas muerta, viva y si~mo. Por ser viga subreforzada se puede des

preciar el acero que tengu en la zona de compresión. 

2. En este ejemplo se usó la cuantía máxima admisible que, según 2.1.2b), 

es igual a 0.75 pb por tratarse de un elemento destinado a resistir 

sismo. Podría usarse una cuantía menor. 

3. Para flexión, el factor de resistencia, FR, es igual a 0.9, de acuer 

do con 1.6. 
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2 

CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA RECTANGULAR, 
DADO EL MOMENTO DE DISEflO Y LA SEC:IO~ TRANS\~RSAL 

DATOS 

M = 
u 

b = 

h = 

d 

f' 
e 

f = 
y 

CONSTANTES 

f* 
e 

f" 
e 

pb = 

!' -max 

Pmín 

SOLUCION 

34 t-m (negativo) 

30 cm 

75 cm 

70 cm (supuesto) 

200 kg/cm 
2 

4200 kg/cm 
2 

2 
0.8 f' = 0.8 x 200 = 160 kg/cm 

e 

0.85 f* = 0.85 X 160 
e 

2 = 136 kg/cm 

2 
(por ser f* < 250 kg/cm ) 

e 

f" 4800 
136 e 

= 
f f + 6000 4200 

y y 

= 0.75 pb 0.75 X 0.01524 

0.7 .lf7: o. 1hoo 
e 

= = 
f 4200 

y 

4800 
10200 

= 0.01143 

= 0.002357 

Cálculo de la cuantía, p 

MR = FRb d
2 f~ q (1-0.Sq) 

= 

S 2 2 
34.0 X 10 = 0.9 x 30 X (70) 136 (q-O.Sq ) 

Efectuando operaciones y despejando q 

165 

h 

0.01524 

d 

t:JEMPLO 2 

h 1/3 

(ec 1.8) 

(ec 2.3) 

(ec 2.2) 

(ec 2.1) 

(ec 2.5) 



2 
q - 2q + 0.378 ; o 

q1 ; 1.7885 

q2 0.2115; p ; q 
f" 

e 
f 

y 

o.2115x
136

; 
4200 

0.006848 

En otra forma,usando la fig 2 de las Ayudas de Diseño: 

5 
34 X 10 

30 X 70
2 

2 
; 23.13 kg/crn 

h 2/3 

(ec 2. 7) 

este valor y la curva correspondiente a f 
y 

2 
; 4200 kg/crn llevan a 

un valor de la cuantía igual a 0.0068 

Revisión de p .... y n ... 
max ~~n 

r> pmín 

0.00685 
1 

l < p .... 
max 

1 -
Cálculo de A 

; o. 00236 

; 0.0114 

A ; pbd ; 0.00685 X 30 X 70 ; 
S 

14.4 

166 

2 
cm 

se acepta p ; 0.00685 



REFUERZO PROPUESTO 

75 

2 # B 10. 14 
2 

cm 

2 # S 3.96 " 

1- 30 -1 2 
A = 14. 10 cm 

S 

COMENTARIOS 

1. El momento dado, M, es el de diseño; es decir, ya está afectado 
u 

por el factor de carga correspondiente. 

2. De acuerdo con 2.1.2b), se usará como cuantía máxima de acero 

EJEMPLO 2 

h 3/3 

,0.75 pb, por tratarse de una viga principal de un sistema que deberá 

resistir sismo. 
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CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA RECTAN
GULAR DOBLEMENTE REFORZADA, CONOCIDA LA SECCION 

DATOS 

M = 45.6 t-m (negativo) 
u 

b = 30 cm 

h = 60 cm d = 55 cm (supuesto) 

1 1 
As 

A' S 
1 1 L 

5 

r¡ ... 30 ... 
1 

2 
f' = 200 kg/cm 

e 
2 

f = 4200 kg/crn 
y 

CONSTANTES 

-r 

d 6 o 

f* 0.8 f' 0.8 X 200 160 kg/crn 2 
= = = e e 

f" = e 
0.85 f* = 0.85 X 160 = 136 

e 

2 
(Por ser f* < 250 kg/cm ) 

e 

169 

kg/cm 2 

EJEMPLO 3 

h 1/5 

(ec 1. 7) 

(ec 2.3) 



p 
b 

f" 
e 

f 
y 

4800 
f + 6000 
y 

136 
4200 

4800 
4200 + 6000 

Frnáx; 0.75 Pb; 0.75 x 0.01524; 0.01143 

f 
...:t._ 

~áx = pmáx f" 
e 

SOLUCION 

0.01143 X 
4200 

136 
o. 35 30 

h 2/5 

; 0.01524 (ec 2.2) 

(ec 2. 7) 

cálculo del momento resistente máximo de la viga si solo tuviera 

refuerzo a tensión (MR
1

> 

q, (1-0.Sa,) 
"lnax "max 

(ec 2.5) 

2 
HR1 ; 0.9 X 30 X 55 X 136 X 0.353 (1 - 0.5 X Q.353) 

; 3 229 000 kg-cm 32.29 t-m 

; 32.29 t-m < M ; 45.6 t-m 
u 

lueqo, se requiere refuerzo a compresión 

Ciílculo de A y A' (suponiendo que A' fluye) 
S S 6 

45.60-32.29 ; 13.31 t-m 

13.31 X 105 
MR2 A - A , ; __ ....:;;:.___,._ 

s smax FR fy (d-d') 
; -..;...------ ; 7.042 2 

cm 
0.9 X 4200 (55-5) 

2 
_:2:..::9..:·:..::9....::c:!!!m A ; 7.04 + A , - 7.04 + 18.86 ; -

s smax 

A , ; p , bd ; 0. 0114 3 X 30 X 55 ; 
smax rnax 

170 

1!l.!l6 
2 

cm 

2 usar 5 ff 8 (25.35 cm) 



S 

y el acero a compresión: 

EJEMPLO 3 

h 3/5 

A' = 
S 

7.04 
0.75 

= 
2 

usar 2#8 ( 10.14 cm l 

la cuantía del acero a tensión será: 

p = 
A 

S 

bd 
= 

25.35 
30 X 55 

= 0.0154 

y la cuantía del acero a compres-ión 

p' = 
A' 

S 

bd 
10. 14 
30 X 55 

= 0.0061 

Comprobación de gue fluya el acero a compresión 

Este acero fluye si: 

p - p' > 

f'" 
e 

f 
y 

d' 

d 

f'" 
e 

f 
y 

d' 

d 
4800 
6000-f 

y 

4800 136 S 
55 

= 
6000-f 4200 

y 

4800 --....:=-=..,..,.-- = o. 00 78 
6000 - 4200 

p- p' = 0.0154 - 0.0061 = 0.0093 > 0.0078 

(ec 2.10) 

luego, si fluye el acero a compresión 
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EJEMPLO 3 

h 4/S 

REFUERZO PROPUESTO 

60 
A tensión 

S # 8 2S.3S 2 
cm 

• • --
.1 A compresión 

1- 30 
2 2 # 8 10. 14 cm 

COMENTARIOS 

1. Momento negativo de diseño, bajo carga muerta, viva y sismo; incluye 

el factor de carga correspondiente. 

2. Por tratarse de una viga principal de un sistema que deberá resistir 

sismo, el área máxima de acero de tensión será 7S por ciento de la 

correspondiente a la falla balanceada, según 2.1.2 b). 

3. Se calcula el momento resistente de la viga, ~1 , con el acero máximo 

permisible y se compara con el momento de diseño Mu; si MR
1 

es me

nor que M , deberá agregarse acero de compresión y tensión para re-
u 

sistir el momento MR2 = Mu- ~1 -

4. Obsérvese que esta igualdad es equivalente a la ec 2.9. 

S. La condición para que en una viga doblemente reforzada fluya el ace

ro de tensión, si el de compresión fluye, es la siguiente 

donde Asb está dada por la ec 2.2 En vigas que deban resistir sismo, 
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r 

EJEMPLO 3 

h 5/5 

el refuerzo de tensión se limita al 75 por ciento del valor anterior, 

de modo que en el ejemplo se debe tener A = 0.75 (Asb +A') es 
S S ' 

decir A =A 
smáx + 7.04 = o. 75 (A + A') • Puesto que A ~ = 0.75 A b' 

S sb S smax s 
resulta que 7.04 = 0.75 A', es decir A' = 7.04/0.75. 

S S 
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CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA VIGA "T" 

DATOS 

M = 37 t-m 
u 

L = 8 m (claro de la viga) 

h = 50 cm 

t = 7 cm 

¡- 90 

- b 

14 b,~ 1 . 

d 

5 (supuesto)-r----

t 

2 
f' = 200 kg/cm 

e 
2 

f = 4200 kg/cm 
y 

CONSTANTES 

14 b' .1-
= 25 

L' 

2 
f* = 0.8 f' = 0.8 x 200 = 160 kg/cm 

e e 

f" ::; 0.85 f* 
e 

2 = 0.85 x 160 = 136 kg/cm 

2 (por ser f* < 250 kg/cm ) 
e 

Ancho del patín que trabaja a compresión 

t>-0'1' = 800/8-25/2 = lOO - 12.5 = 87 .S cm 

bl '/2 = 65/2 = 32.5 cm 

t = 8 (7) = 56 cm 

Se elige el menor valor: 
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EJEMPLO 4 

h 1/3 

h 

(ec l. 7) 

(ec 2.3) 



b
1 

= 32.5 cm 

b = 2b
1 

+ b' = 65 + 25 = 90 cm 

3 REVISION PARA DEFINIR SI LA VIGA SE CALCULA COMO T 

4 

·supóngase 

De ZM = O 

A 
S 

De ZF = O 

z = d - t/2 7 = 45-- = 41.5 cm 
2 

M 
u 

F f z 
R y 

37 X 10
5 

= -::--:-:----'"-:-::"':-:-::~~ 
0.9 X 4200 X 41.5 = 23.59 

2 
cm 

la profundidad del bloque de esfuerzos, a, resulta 

11 f 23.59 X 4200 
S y 

8.09 a = = = > t f"" b 1 3G X 90 e 

luego, l;¡ viqa se dimensionará corno viqa T 

SOLUCION 

cálculo del momento que corresponde a los patines, M
1 

A 
sp 

f"" (b-b') t 
= -'e'-------

f 
y 

= 
136 (90-25)7 

4200 = 14.73 
2 

cm 

M1 = FR A f (d-t/2) = 0.9 X 14.73 x 4200 (45-7/2) sp y 

M
1 

= 2311 000 kg-cm 

El momento,M2 , que se asocia al alma será 
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h 2/3 
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5 

EJEMPLO 4 

h 3/3 

En estas condiciones, el alma se trata corno una viqa rectangular con 

Esta área se obtendrá usando la un área de acero igual a A - A 
S sp 

fig 2 de las Ayudas de Diseño: 

~ 13.89 X 10
5 

27.44 kq/cm 
2 

~ ~ 

b'd
2 

25 X 45
2 

en la figura se obtiene p = 0.0083 

pb'd 0.0083 X 25 45 
2 A - A ~ = X = 9. 34 cm 

S sp 

9. 34 A 9. 34 14. 7 3 24.07 2 A ~ + = + = cm 
S sp 

Comprobación de que el acero fluya 

Se debe cumplir As < Asb 

f" 
e 

f 
y 

4800 
f + 6000 

y 

COMENTARIOS 

b'd + A ~ 
sp 

4 800 
· b'd + A 

f + 6000 sp 
y 

(ec2.13) 

1 36 
4200 

4800 
· 25x45 + 14.73 = 31.87·> A 

4200+6000 S 

lueqo, sí fluyP el refu~rzo 

1. El momento M es el de diseño, es decir, ya está afectado por r:l fac
u 

ter de carga correspondiente. 

2. b
1 

se determina según 2.1.2.c). 

3. Se supone la profundidad del bloque de esfuerzos, a, iqual al •·spesor 

del patín·y aplicando las condiciones de equilibrios~ calcula dicha 

profundidad. Si el valor calculado es mayor que el espesor d0l ¡.atín 

procede dimensionar la viga como T; en caso contrario se dimensiona 

como viga rectangular de ancho igual al del patín. 

4. M1 es un par formado por la compresión que actúa sólo en los patines 

y la tensión que actúa en un área de acero A , afectado par el fac
sp 

ter de resistencia, F . 
R 

5. Se supone que la viga no está destinada a resistir sismo por lo que 

basta comprobar que se cumpla:A <A b" 
S- S 
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C:C?.TE DE BARRAS Y REQUISITOS DE ANCLAJE EN 
UNA VIGA CONTINUA 

DATOS 

~ 
Wu" 6.0 1/m 

<p 

1- 8m 1--

~ 

8 

Diagrama de momentos flexionantes de diseño, M 
u 

2 2 

-1 

¡. 3 _¡.. 3 3 -1 

2 
f~ = 200 kg/c~ 

2 
f = 4200 kg/crn y 

-481-m 

179 

EJEMPLO S 

h 1/5 

271-m 



EJEMPLO 5 

h 2/5 

Secciones A y B 

7 5 1 
d ~71 

A 

L ~ n • n • 

¡ .. 30 
_, 

Dimensiones, en cm ¡ .. 30 ..1 
2 2 

# 6 A 11.09 cm A = 22.49 cm • barra 
S S 

~ = 27.4 t-m ~= 48.5 t-m o barra # 4 

LONGITUDES DE DESARROLLO (véase 3.1.1.c) 

Barras No 6: 

0.06 X 4200 
;:: 0~06 

a f 
S y =----- a 

S 
= 17.85 X 2.85 = 50.8 cm ¡¡o 

e 

Ldb ~ 0.006'~ fy = 0.006 X 4200 ~ = 25.2 X 1.9 = 47.9 cm 

Para lecho inferior: Ld = 50.8 cm> 30 cm 

Para lecho superior: Ld = 1.4 x 50.8 = 71.1 cm> 30 cm 

Barras No 4 

a = 17.85 x 1.27 = 
S 

Ldb ~ 25.2 X 1.27 = 32 cm 

180 

22.7 cm 



Para lecho inferior: Ld = 32 cm > 30 cm 

Para lecho superior: Ld = 1.4 x 32 = 44.8 cm> 30 cm 

MOMENTOS RESISTENTES DE GRUPOS DE BAAAAS 

Refuerzo positivo 

"' a 
2.85 

# 6; 
S 

27.4 7.04 1 m = ~ = = t-m R A 11.09 
S 

2 # 6; mR 14. 1 t-m 

2 # 4; 
2. 54 

27.4 6.28 m = = t-m R 11.09 

Refuerzo negativo 

# 6; 
2.85 

48.5 6.14 1 n\¡ = = t-m 
22.5 

2 # 6; ~ = 12.3 ton-m 

2 # 4; 
2. 54 

48.5 5.47 ~= = t-m 
22.5 

EJEMPLO S 

h 3/5 

CALCULOS PARA LA APLICACION DE LAS REGLAS DE LA SECCION 3.1.1 DE LAS 
NORMAS 

Inciso 3. 1 . 1 bii 

Barras # 4 Ld + d = 32 + 71 = 103 cm 
positivas 

Barras # 6 Ld + d 71 + 69 140 cm 
negativas 

Inciso 3.1.1 b IV: 

Ld - 0.25 L = 50.8 - 0.25 x 800 < O.Sh 
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EJEHPLO 5 

rige 0.5 h = 0.5 x 75 = 37.5 cm 

Inciso 3.1.2 I: 

Area de acero para momento positivo máx. A = 11.09 
S 

2 
cm 

h 4/5 

Area que llega a cada extremo (2 # 6) A 
S 

cm2 > 11.09 
= 5.70 3 

SÍ se cumple el requisito de 3.1.21 

COHENTARIOS 

1. Los momentos M ya están afectados por el factor de carga 
u 

2. El ejemplo está planeado para ilustrar el corte de todas las barras 

que van dejando de ser necesarias por ,flexión, sin que en ninguna 

sección de corte en zona de tensión se· interrumpa más del 33 por 

ciento del refuerzo (véanse 2.1.5f y el ejemplo 6). Este proceder 

puede resultar demasiado laborioso en la práctica, y es entonces 

preferible un esquema de cortes más sencillo, aunque implique un 

consumo algo mayor de refuerzo longitudinal. 

3. Se supone que el momento resistente varía linealmente con A y que 
S 

el peralte efectivo es el mismo para todas las barras. 

4. Las longitudes constructivas de las barras y su localización se ob

tienen de este diagrama,que debe dibujarse a escala. 
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T 
3 B 

l 

MR 27:4 1-m 

/ 
MR 1#6 

"' / 2#4 ~ 

1 2#6 \ 
. 300 300 

A • 

1 . 

. 

' 

200 

1\ 

\ 
\ 

' 

6 

EJEMPLO 5 

h 5/5 

¡-...--
1 

,-' r 

1 

• 2*6 . 

~...--'¡-' 1*6 

~. 
Ld+d~140 

1 
Ld + il 

l Ld+d 
1 

110>Ld 
• 

: d=7!J v-3 
1 1 

16+214 

' ~214 
1' l, 

"' '-2:6 416-~ .,...216 214+216 .. r 
(216+2"1 ~3-6+214 

• .. .. 1 
216+214"., 
1 11 1 

(216 1 

'1 zZO>Ld 220>Ld 
' 

J rfd=71 d=71--f::.... j 
• • d=71 .....::-.... --l ~ 1 1 

130>Léd 
1 

Dimensiones, en cm 
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DIMENS~<- .• ;c:·!IENTO POR FUERZA CORTANTE DE UNA 
VIGA CONTINUA (Viga del ejemplo 5) 

1 

d 

¡-~- ' ', 

"<: 
' 

1 

i 

! 
! Paño 

1 

del apoyo 

' 

1 

1 

1 

1 
' 

. 
1 
• 
1 \ \ 

1 
i 
1 

Dimensiones en cm 
Fuerzas en toneladas 

~3 

4~ 

TRAMO 1 
p~O.OOZ68 

600 

Est #3 @ 23 

lBS 

]veR 

18.0 

1 

1 

• 

1 

e 
'o 
·;¡ 
.!! -e .. ..., 
o -e 
:::1 

0.. 

~ 
TRAMO Z 
p•0.00124 

Ld+d 

r 

1 

1 
1 

EJEMPLO 6 

h 1/5 

1 . 
1 

1 
• 

1 
• 

3.46 1 

1 

4. 67 

1 . 
d 

1 . 
...... 

+24 . ... , ... 
8 

... , . 
i TRAMO 3 

p•0.004 • 

1 . 

' 
• 

1 
; 
~ 

3Q_ ~r-
- • 1.. 

1 
200 i 

Esl #3 @ 16 1 



3 

EJEl1PLO 6 

h 2/5 

DIMENSIONAMIENTO 

Fuerza cortante que toma el concreto 

Tramo 1 Por sencillez se 

barras # 6 que se corren 

considerará la VeR que 

en todo el claro, A ; 
S 

corresponda 
2 

5.70 cm 

a las dos 

p ; 5. 70 
30x71 

; 0.00268 < 0.01 

veR; 0.7 FR bd (0.2 + 30 p) /f~ ; 0.7 x 0.8x30x71 (0.2+30x0.00268) 

X 12.65 ; 4231 kg 

Tramo 2 Se considerará el área de dos barras # 4 

A 
S 

p 

2 
= 2.54 cm 

; 
2. 54 

-=-::---':-::-"-::::- ; o . o o 1 2 3 
30x68.7 

VeR; 0.7 x 0.8x30x68.7 (0.2+30x0.00123)x12.65; 3459 kg 

Tramo 3 Se tomará sólo el área de dos # 4 más dos # 6 

A ; 8. 24 
S 

2 
cm 

---::-....;8::-;·:,.:2:.,:4,--p ; -= ; 0.004 
30x68.7 

veR; 0.7 x o.8x30x68.7 (0.2 + 30 x 0.004) x 12.65; 4672 kg 

Revisión de la necesidad de disminuir veR por interrupción de más del 33 

por ciento del refuerzo longitudinal (véase 2.1.5 f) 

Refuerzo positivo: 
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EJEMPLO 6 

Corte de una # 6 
A 

s int 
A 

2.85 
= 11.09 < 0 • 33 

S 

A 2. 54 
Corte de dos # 4 s int 

A -1-1 -. 0-9---=-2-• ..,.85,.... = o . 30 8 < o . 3 3 
S 

Refuerzo negativo: 

Corte de dos # 6 
A 

int 
5.70 

S 
< 0.33 = 

A 22.49 
S 

Corte de # 6 
A 

int 
2.85 una S < o. 33 = 

A 22.49 - 5.70 
S 

de dos # 6 
A 

int· 
5.70 

5.70 Corte S 
0.41 0.33 = = = > 

A 16.79- 2. 85 13.94 
S 

pero este corte ya está en la 

zona de compresión 

luego, no es necesario reCucir V 
~~~-~~~~~~~~~~~-cR-

Revisión para ver si se admite la sección de 30 x 75 cm 

(véase 2.1.5 b) 

Se debe cumplir: 

De diagrama Vu máx = 24.8 ton 

2FR bd /f*C• = 2 X 0.8 X 30 X 68.7 X 12.65 = 41710 kg > V 
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EJEMPLO 6 

luego, se admite la sección de 30 x 70 cm 

Separaciones de estribos verticales # 3, f 
2 

= 4200 kg/cm 

Tramo 3: V = 24800 kg; 
u máx V = 4672 kg 

cR 

h 4/5 

S = = 
0.8x1.42x4200x68.7 

24800 - 4672 
= 

327800 
20128 

= 16.3 cm (ec 2.21) 

separación máxima: 

F A f 
R V y 

S < --"-::-=-:-.l..--
3.5 b 

= 
O. 8x1. 42x4200 

3.5x30 
= 45.4 cm 

1.5 FR bd /f~ = 1.5 X 0.8 X 30 X 68.7 X 12.65 = 31290 kg· > V 
urnáx 

luego: s < 0.5d = 0.5 x 68.7 = 34.4 cm 

Tramo 2: 

S = 

Tramo 1: 

S = 

V = 23 000 kg; u máx 

327800 
19540 

= 16.8 cm 

Vu máx = 18000 kg; 

327800 
13770 

= 23.8 cm 

usar est # 3 @16 cm en el tram:> 3 

V cR = 3459 kg; V - V = 19540 kg 
u cR 

usar est # 3@ 16 cm en el tramo 2 

V = 4231 kg 
cR 

usar est # 3 (! 23 cm en el tramo 1 
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EJEMPLO 6 

COMENTARIOS 

1. Las fuerzas cortantes V ya están afectadas por el factor de carga 
u 

h 5/5 

2. La viga se dividió en tres tramos para calcular en cada uno de ellos 
una separación de estribos. En cada tramo la separación de estribos 
se calculó usando la fuerza cortante de diseño máxim. 1ue en él actúa 
y una contzibución del concreto, V , obtenida con un valor conser
vador de la cuantía de refuerzo lofi~itudinal. 

El número de tramos por considerar y el grado de precisión en la cuan 
tía que se use para valuar V es a juicio del proyectista quien, de 
acuerdo con las condiciones a~l caso, debe conciliar la sencillez de 
cálculo y de construcción con el consumo de acero en estribos. 

3. Debido a que el peralte de la viga es mayor de 70 cm, la fuerza cor
tante que toma el concreto calculada c•.o: Ce' ec 2.17 se reduce 30 por 
ciento (según 2.1.5 a). 
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DIMENSIONAMIENTO POR FUERZA CORTANTE Y TORSION 
DE UNA VIGA DE ORILLA (VIGA B-C) 

EJEMPLO 7 

f' = 200 kg/cm2; f = 4200 kg/cm2 e y . 

Acciones internas 

Torsión 

Sólo se tendrá en cuenta la torsión causada por la viga secundaria (se 

despreciará la producida por la losa). 

·Para valuar la torsión, el sistema de vigas se idealizará como sigue 

h 1/7 

Se hará una distribución de momentos en el nudo b de acuerdo con la ri

gidez a torsión de la viga BC y con la rigidez a flexión de la viga bb'. 

Momento de empotramiento viga bb' 

M = PL WL 4.5 X 8 15.2 X 8 -+- = + = 14.6 t-m e 8 12 8 12 

w = 1. 9 X 8 = 15.2 t 
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2 

3 

4 

Rig).deces 

60 

Viga bb' 

2El 
rbb' = --¡;-- = 

2 X 360 000 
800 

E= 900 E 

20 X 60
3 

12 = 360 000 cm4 

Rigidez a torsión de la viga BC: 

¡- 50 -¡ 
Rigidez de media viga: 

EJEMPLO 7 

h 2/7 

3 3 
G(60 X 20 X 0.263 + 30 X 10 X 0.263) = 

2 X 300 

G = 0.4E; r = 223.5 G = 223.5(0.4E) = 89.4E 
tors 

rigidez de las dos mitades = 2 x 89.4E = 178.8E 

Factores de distribución 

rbb' 900 
fbb' =-y;--= 900 + 179 = 0 • 834 

179 
fBC = ---!..~"=" = O. 166 900 + 179 (en torsión) 

192 



Distribución del momento de empotramiento 

viga BC viga bb' 

Fact. de distr. 0.166 0.834 

Mom. empotr. +14.6 

-2.42 -12.18 

M. finales -2.42 + 2.42 t-m 

EJEMPLO 7 

h 3/7 

En cuanto a torsión, la viga BC está sujeta a los momentos siguie~ 

tes .(de servicio) : 

8
1.21 

;--____82.421-m 

~6.1.21 

Diagrama de momentos torsionantes de diseño, T 
- u-

1.21 X1.4 
= 1.69 t-m 

193 

1.69 t-m 



EJEMPLO 7 

h 4/7 

Fuerza cortante (En la viga BC domina la condición CM + CV) 

Diagrama de fuerzas cortantes de diseño, V 
u. 

9.7 

7x 1.4 = 9.8 1 

v-paño de lo columna 

Revisión de la necesidad de tomar en cuenta la torsión 

-
4.92X1.4=6.89 t 

(En este ejemplo se supondrá que las dimensiones resistentes menores de 

20 cm son iguales que las nominales) 

= 0.6 X 0.8 X 12.65 (20
2 

X 60 + 10
2 

X JO) = 

= 16J 900 kg-CIII (ec 2.J1) 

supóngaseque en cada lecho se corren do& barra& t 5 a todo lo largo de la 

viga, de modo que, para valuar VeR' puede tomarse en forma conservadora 

p = 
2 X 1. 98 

20 X 55 
=O.OOJ6 VeR= FRbd (0.2 + JO p) ~ = 

0.8 X 20 X 55 (0.2 + JO X 0.00J6) 12.65 = J429 kg 

T = 1.69 t.::rn 
u 

T~ V~ (1.69 )2 

T~R + V~R= 1.64 t9 7 )
2 

+ . = 1.062 + 7.998•= 9.06 >1 
J.4J . 
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= 0.25 x 1.64 = 0.41 t-m 

EJEMPLO 7 

h 5/7 

.luego, se requiere refuerzo por torsión 

5 Revisión de la sección de 20 x 60 cm 

6 

Se debe cumplir T < 1. 25 
u- (-0-. 5-F-V--':~d-~-f*--r 

R e 

(ec 2. 35) 

0.41 v 16-
( 0. 5 X 

9700 

55 X 12.65 r 1.25 X 0.5125 h6-3.037 = 
0.8 X 20 X 

luego, 

cálculo del refuerzo 

Refuerzo transversal 

a) Por fuerza cortante 

A 
V 

V - V 
u cR 

= 1. 84t > T = 1.69 t 
u 

se acepta la . ~ 
de 20x60 cm secc~on 

., .. 

(A = área de las dos ramas de un estribo) 
V 

-E = 
S F df 

9700 - 3430 

0.8x55x4200 = 0.0339 rige ésta 

A 
V 
-- = 
S 

A 
sv 
S 

b) 

R y 

3.5b 3.5 X 20 
--= 
F f 

R y 
0.8x4200 

Por torsión 

= 0.0208 

A = área 
SV 

195 

trans. 

= 

de una rama de 

2 
cm 

estribo 

128000 
4158 000 

--= 
2 

o. 0308 .=!!!... 
cm cm 



-~ l. 

y1 =60·5=55 

h r 

f---l 
x1=20-5=15 cm 

A 
S 

e) Total 

total 
= 0.5 

S 

A 
V 

S 

n = o.67 + 
y1 

0.33- = x, 
55 

0.67 + 0.33 i5 

EJEMPLO 7 

h 6/7 

= 1 • 88 > 1. S • •• n = 1. S 

A 
+~ = 

S 
0.0169 + 0.0308 = 0.0477 

2 
cm 
cm 

(rige) 

(de una rama) 

d) Refuerzo mínimo (véase 2.1.6bi) 

As mín 
S 

Separación de estribos 

3 X 41000 

4158000 
= 0.0296 

2 
cm 
cm 

con estr. * 2.5 
0.49 

0.0477 "' 10.3 CDI S = 

Separación máxima 
x

1 
= 15 cm 

0.5 y
1 

= 0.5 X 55 = 27.5 cm 

30 cm 

Usar estribos # 2.5~ 10 cm 

en toda la viga 
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Refuerzo lonaitudinal por torsión 

E.JEMPLO 7 

h 7/7 

A 
st 

= 2 
A sv 
S 

f 
...:e!_= 

f 
2 x 0.0308 (15 + 55) x1 = 4.31 2 

cm (ec 2.34) 

COMENTARIOS 

4 # 4, A 
S 

2 = 5.08 cm 

Usar 4 barras # 4, una en cada esquina, 

en toda la viga, adicionales a las nece

sarias por flexión. 

1. La carga uniforme en la viga bb' se debe a su peso propio y a la carga 

que proviene de la losa; la carga concentrada es el efecto de la viga 

secundaria D-E, que tiene sólo 25 cm de peralte. Todos son valores en 

condiciones de servicio. 

2. Es la rigidez de una viga simétrica. 

3. El momento de inercia centroidal de una viga T es mayor que el del 

alma con su peralte total, pero el agrietamiento lo· reduce, de modo 

que es suficiente considerar la sección rectangular. 

4. De acuerdo con 2.1.6 a) la rigidez a torsión que se use en el análisis 

debe ser la mitad de la rigidez elástica; de aquí el 2 que aparece en 

el denominador. La longitud del ala no debe exceder de Jx = JO cm. 

5. véase el párrafo final de 2.1.6 b). 

6. Es la ec 2.21 en la que se ha despejado A /s. Se procede asi porque 
V 

se facilita sumar después con el refuerzo transversal por torsión. 
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CALCULO DE LA DEFLEXION MAXIMA DE LA VIGA DEL 
EJEMPLO 5 

DATOS 

EJEMPLO 8 

h 1/7 

cp 
~cv=>=~~ 

1- - 1- Bm Bm 

Cargas de servicio: 

carga muerta 1. 5 t/m 

carga viva 2.6 t/m 

carga viva para calcular deflexiones diferidas: 0.6 t/m 

Diagrama de momentos flexionantes de diseño; 

(+) 

1.. 3m .1. 3 

4Bt-m 

Momentos resistentes en las secciones de momento máximo 

M; = 27.4 t-m 

MR = 48.5 t-m 
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Refuerzo en las secciones central 3 y extrema 2 

r-' o 
~ ~;·;~ 

75 
d~71 75 

d='6807 

- IIOn•n.J • • 

30 30 
o vor # 4 

• vor # 6 Dimensiones,en cm 

11 o 09 
2 

A = cm 
s3 

A' = 2 o 54 
2 

cm 
s3 

Materiales 

f' 
e 

f 
y 

2 
200 kg/cm 

2 
4200 kg/cm 

CONSTANTES 

E = 8000 lf' = 8ooo hao '2 = 113100 kg/cm 
e e 

6 2 
E = 2 x 10 kg/cm 

S 

E 
S 

n = --= 
E 

e 

2 X 106 

5 1.131x10 

(n-1) = 17.7-1 16.7 

= 17.7 

200 

2 
A = 22o49 cm 

s2 

A' = 5.70 
2 

cm 
s2 

(concreto clase 2) 

EJEMI>LO S 

h o '2/7 



2 

SOLUCION 

a) Deflexión inmediata bajo una carga distribuida, w 

4 
wL 

f::, = -:-::-=--=-
185 EI 

cálculo del momento de inercia 

I = 

11 = o por ser extremo discontinuo 

cálculo de 12-

nAs2 = 17.7 x 22..49 = 398.1 

(n-1) A' 
s2 

16.7 X 5.70 = 95.19 

2 
cm 

2 
cm 
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EJEMPLO 8 

h 4/7 

Sección transformada agrietada 2 

V$~ 

Eje neutro 
As2 

d 

\ 
~ d - -- -

-e 

--~r-----·---------·---

A'a2 
e 

1- b ... 1 1- b .. 1 

Tornando momentos estáticos de las áreas respecto al eje neutro: 

nA
52 

(d-e) = be 
e 
-+ 

2 
(n-1) A~2 (c-4) 

c
2 

+ 32.88c - 1848 = O 

e = 29.6 cm 

2 
n A

52 
(d-e) 398.1 (68.7-29.6)

2 
= 

(n-1) 

bc
3 

-3-= 
30(29.6) 

3 

3 

2 
A' (c-4) = 95.19 

s2 

Cálculo de I 3-

= 17. 7 X 1 1. 09 = 

2 
(29.6-4) = 

¡2 = 

196.3 
2 

cm 

(n-1)A' 
s3 

16.7 X 2.54 = 42.42 
2 

cm 

608 600 

259 300 

' 62 380 

930 280 

202 

4 
cm 

--



Sección transformada agrietada 3 

, .. b 

V? ??2??1 

Eje neutro 

\ 
A's3 e 

----- t-- d - 1-

d- e 
As3 

[2W'áj 

e 
nAs 3 (d- e) =be --2-- + (n-1)A~ 3 (c-3.6) 

2 
196.3 (71-c) = 15c + 42.42 (c-3.6) 

c
2 

+ 15.92 e- 939.4 = O 

e= 23.7 cm 

= 439200 

= 133100 

2 2 
(n-1)A~ 3 (c-3.6) = 42.42 (23.7 - 3.6) = 17140 

I
3 

= 589440 

b ,. -¡ 

4 
cm 

EJEMPLO B 

h 5/7 

Momento de inercia que se utilizará para calcular la deflexión inmediata 

1 = = 930280 + 2 X 589440 
3 

= 703100 

203 
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ó.. = 
1 

4 
wL _.....::.::e___= 

185 E I 
e 

4 
W X 800 

185 x 113100x703100 
= 0.02784 w 

Deflexión inmediata bajo la carga muerta (1.5 t/m) 

óicM = 0.02784 x 15 = 0.42 cm 

Deflexión inmediata bajo la carga viva media (0.8 t/m), 

ó 
8 

= 0.02784 x 8 = 0.22 cm 
iO. 

Deflexión diferida, bajo la carga muerta y la carga viva media 

EJEMPLO 8 

h 6/7 

= ó' 4/ ( 1 + 50 p.) 
1 

(ec 2.37 para concreto clase 2) 

ó. = 0.42 + 0.22 = 0.64 cm 
1 

Cuantía p' que se usará 

p' = 

p' = 
2 

p' ::;::: 
3 

P' 
2 

+ 2p' 
3 

3 

5.70 
-::-
3 0

.,......;x:...:...;
6
,.::
8

,..._-::7- = O • O O 2 7 66 

- ::-::-..:2:..:·-:5:74-30 X 71 = 0.001192 

sustituyendo 

p' = 
0.002766 + 2 X 0.001192 

3 
= 0.00172 

ÓdCM + 0. 8 = 0.64 X 4/(1 + 50x0.00172) = 2,.36 cm 

204 



EJEMPLO 8 

h 7/7 

Deflexión inmediata correspondiente a la diferencia de cargas vivas 

2.8-0.8 = 2 t/rn 

6i
2 

= 0.02784 x 20 = 0.56 cm 

Deflexión total 

6=6. +:-.. +6 +6. >CM >0.8 dCM + 0.8 >2 
0.42 + 0.22 + 2.36 + 0.56 

6=3.6crn 

COMENTARIOS 

1. Se supone que la carga viva para calcular deflexiones diferidas está 
obtenida con la intensidad media de la carga viva (véase el Art 199 
del Reglamento) . 

2. Es la ec 2.36 en la que se ha tornado 1
1 

igual a cero por tratarse de 
un extremo discontinuo. El mayor peso que en la ec 2.36 se asigna 
al momento de inercia del centro del claro (se supone que allí hay 
flexión positiva) se debe a que normalmente en una viga continua el 
tramo sujeto a momento positivo es mayor que la suma de los tramos 
donde el momento es negativo; si un extremo es discontinuo esta di
ferencia aumenta, de aquí que se suponga uno de los momentos de iner 
cía extremos igual a cero. 

3. La deflexión diferida es debida a la carga muerta más una carga viva 
de 0.8 t/rn, de acuerdo con los datos del problema. 

4. Según 2.2.2, p' se calcula con el mismo criterio que para valuar el 
momento de inercia. 

5. Si poco después que principia a actuar la carga muerta sobre la viga 
al retirar su apuntalamiento, se construyen sobre ella muros diviso
rios no estructurales, las flechas de la viga que pueden dañar a los 
muros divisorios son las deflexiones inmediatas y diferidas que ocu
rren después; en el ejernplo,la suma de estas Últimas es la siguiente: 

6 i0.8 + 6 dCM+0.8 + 6 i2 = 3· 14 cm 
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REVISION DEL AGRIETAMIENTO DE LA VIGA DEL EJEMPLO 5 

Refuerzo en las secciones de momento máximo 

® ® 

• Vor# 4 
30 o Vor#6 30 

Dimensiones en cm 
A56 = 22.49 cm2 

Momentos flexionantes de servicio 

MA = 19. 3 t-m M¡¡ = 34.3 t-m 

Se supone que la viga no está expuesta a un ambiente agresivo 

Materiales 

.-:1 200 kg/cm 
2 . = 

e 

f 4200 kg/cm 
2 

= 
y 

207' 

EJEMPLO 9 

h 1/3 

68.7 



2 

3 

CJEMPLO 9 

h 2/3 

REVISION DE LA SECCION A (momento positivo) 

se debe cumplir f 
S 
~ d A < 40000 kg/cm ( ec 2. 38 ) 

dcA = 3.0 + 
1.9 

2 

e 

1930 000 
= -::-:::---=-:--:---:7"'":~ 0.9 X 71.1 X 11.09 

= 3.95 cm 

2 
= 2720 kg/cm 

Por haber barras de diferente diámetro, AA se calcula como sigue: 

área de concreto que rodea al refuerzo principal de tensión 

área del acero de refuerzo/área del acero de la barra de mayor diámetro 

3.9 X 30 X 2 

11.09/2.85 
= 

234 

3.89 
= 60. 15 

2 cm 

área de acero de la barra de mayor diámetro a 
S 

sustituyendo 

# 6 
2 

= 2.85 cm 

3 3 
f / d A = 2720 / 3.95 x 60.15 = 16850 < 40 000 kg/cm 

sA ci. A 

A por: _J,_o __ su_!:__ ;"_'O refiere a_ -~9_rieta: 

m~_ento_. 

REVISION DE LA SECCION B (momento negativo) 

f = 
sB 

3430 000 2 
-::-::=~""=--7::--:-::- = 2 4 6 7 k g/ cm 0.9 X 68.7 X 22.49 
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3 
1. 9 --= 3. 95 cm dcB = 3.0 + 2 

En forma semejante a como· se· procedió para la sección A: 

6.3 X 30 X 2 
22.49/2.85 

= 
378 

7.89 
= 47.91 2 

cm 

= 2467 ~ 3.95 X 47.91 

(6.3 = h-d) 

= 
14160 < 40 000 kg/cm 

EJEMPLO 9 

h 3/3 

Se acepta el refuerzo de la sección 

B por lo gue se refiere a agrieta

miento 

COMENTARIOS 

1. Las secciones donde se revisa el agrietamiento son las de momento 

máximo de servicio, según 2.2.3). 

2. f puede estimarse así, según 2.2.3). 
S 

3. Se toman las barras # 6, y no las # 4, como base para valuar de' 

porque el área que ellas representan es considerablemente mayor que 

la de las barras # 4. Si las.áreas fueran iguales o semejantes, 

también habrÍa que usar las de mayor diámetro a fin de quedar del 

lado conservador; sólo se usarían las de menor diámetro cuando éstas 

predominaran ampliamente sobre las de mayor diámetro. 

4. El área de concreto que rodea al refuerzo debe ser tal que su cen

troide coincida con el centroide de éste, de aquí que el área 

del numerador sea 3.9 cm x 30 cm x 2 (véase la figura de los datos). 
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2 

DIMENSIONA}UENTO DE UNA COLUMNA POR FLEXOCOMPRESION 
BAJO CARGAS MUERTA, VIVA INSTANTANEA Y SISMO 
(Columna A2 de planta baja) 

DATOS 
1 

1 1 
1 é 1 
1 'cm3 1 d 1 

~ ~ 
42.09 r 76.32 7<1.13 t 74,13 76.32 42 .09 

lé 
"'" 11 ~'") .,.,,.,., mm r-m -,.:m 

600 600 1 600 600 600 

Elevación eje A 

38 67 37 63 

43.061 76.16 74.02 

42.09 1 76.32 74.13 ~ 
-cp-~~~~-cp-

1 1 

.( 
1 

-rl---1 1---'1~ 55 
1 1 

515 

1 d 1 
.(' . 55 

1 

700 

Detalle 1 
e 

211 

Planta 

X 

f 

e 

EJEMPLO 10 

h 1/12 

---, Detalle 2 .' \ 

1 1 

lé 
\ 1 1 cm3 
; 1 

$ 
1 1 

: (e~~ 
!'/'.'!'/' \ ~711 

\. ,' 1 
750 750 -,-300 

Elevación eje 2 

I-r 
-f- 'r-7 o 

5 00 Sección 8-8 

1 
r 

..![ 7 o 
1 

Dimensiones, en cm 

6 85 

Detalle 2 



EJEMPLO 10 

3 TABLA 1. Fuerzas y momentos internos causados por la gravedad y por los 
componentes del sismo (fuerzas en t y momentos en t-m) 

Gravedad Componente del Componente del 

(CM+CV inst) sismo, en dirección sismo, en dirección 
positiva del eje X positivo del eje y 

~.30 ~.42 1.22 
~ 

>< - - ----. 
e: 0.07 5.50 0.38 

'o 
(.) 
(.) 
Q) ... 

X o -- - -~ '-....J '-...__..~~ 
0.17 21.07 1.48 

0.80 ~64 ~-23 ,.......... 
>- - - -e: 0.23 0.58 4.38 

'O 
(.) 
(.) 
Q) ... 
o y -- - -'-....J '-....J "'-._.../ 

0.78 2.32 17.81 

- ~ 76.32 ~ 2.10 t 6.92 o 
(.) -... 
Q) 

> 
e: 

:S> 
(.) 
(.) 
Q) 

t:::: 76.32 t 2.10 + 6.92 
... 

o 

TABLA 2. Fuerzas cortantes totales debidas a los componentes del sismo, 
y desplazamiento medios de entrepiso en planta baja. 

Fuerza cortante Desplazamiento (cm) 
(t) por sismo por CM + cv. 

1nst. 

DIRECCION X 86.04 8.70 o 
DIRECCION y 86.04 5.91 0.08 

212 
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Materiales f' 
e 

CONSTANTES 

f* = 160 kg/cm 2 
e 

f" 
e 

2 
136 kg/cm 

2 = 200 kg/cm ; 

f 
...X. 4200 

30.88 
f" 13G 

e 

5 EFECTOS DE ESBELTEZ 

Dirección X 

a) Debidos a carga vertical 

2 
f = 4200 kg/cm 

y 

(Tabla l de las Ayudas de Diseño) 

A 
e = bh = 45x55=2475 cm 

2 

A f'' = 2475x0.136 = 336.6 t 
e e 

EJEMPLO 10 

h 3/12 

Revisión para ver, si pueden despreciarse los efectos de esbeltez (inciso 

1.3.2b). 

De acuerdo con los comentarios a 1. 3. 2b), el desplazamiento lateral que 

causa esta condición de carga se considera apreciable si es mayor que 

H/1500. En este caso el desplazamiento es nulo, por lo que puede aplicaE 

se el criterio que se·usa para columnas con extremos restringidos late

ralmente, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si 

Nudo e 

Nudo d 

ljJ = o 

ljJ = 
732.7 + 574.1 
577.7 + 577.7 

H' 
r 

< 34-12 

1307 
= 1.132 

1135 

En la fig l. la de las Normas se obtiene ~ = 0.63 

H' = kH = 0.63 X 700 = 441.0 cm 

r = O. 3h =O. 3 x 4 5 = 13. 5 cm 

213 



6 
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EJEMPLO 10 

H' 441.0 = 32.67 -= 
r 13.5 

34-12 ( 0.17) = 34-12 - = 40. 8 
0.30 

H' 
> 

r 

luego, pueden despreciarse los efectos de esbeltez 

{Fabx = 1.0) 

b) Debidos a fuerza lateral 

Estos efectos pueden despreciarse si se cumple la condición siguiente: 

desplazamiento de entrepiso < 
0

_
08 

diferencia de elevaciones 

des p. de entr. 8. 70 
0.0120 = = 

h 727.5 

0.08 V 
0.08 

86.04 
0.0065 

1.1 w X 968.3 
u 

fuerza cortante de entrepiso 
suma de cargas muertas y vivas de 
diseño 

< 
desp. 

h 
de entr 

por tanto, deben tomarse en cuenta los efectos 

de esbeltez 

Factor de amplificación 

h 4/12 

f 
asx 

W/h 
u 

= 1 + R/Q - 1 • 2 W /h 
u 

{ec 1. 6) 

W 1.1 X 968.3 = 1065t 
u 

h = 727.5 cm 

V 86.04 
19.78 t/cm R = -= 

o 8.70/2 

Q 2 

F 1 + 
1065/727.5 

= 1. 180 
asx 19.78/2 - 1. 2 X 1065/727.5 

2;1.4 



8 Dirección Y 

a) Debidos a carga vertical 

EJEMPLO 10 

h 5/12 

El desplazamiento,6,que causa esta condición de carga se considera 

apreciable sí: 

6 > H/1500 

H 685 
1500 = 1500 = 0.46 cm> 6 0.08 cm 

Por lo que puede aplicarse el criterio para columnas con extremos restrin 

gidos, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si 

H' M1 
-- < 34-12 

r M
2 

Nudo e lj!=O 

Nudo f lj!= 1094 + 866.5 
952.8 = 2.058 

de la fig 1.1a de las Normas se obtiene k= 0.65 

H' = kH = 0.65 X 685 = 445.2 cm 

r ="0.3h = 0.3 x 55 = 16.5 cm 

H' 
--= 

r 
445.2 
16.5 

= 26.98 

M1 
34-12- = 34-12 (.-

M2 

0.78 

0.80 
}= 45.7 > 

H' 
r 

por tanto, pueden despreciarse los efectos de es

beltez (Faby = 1.0) 
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b) Debidos a fuerza lateral 

EJE/1PLO 1 O 

h 6/12 

Estos efectos. pueden despreciarse si se cumple la siguiente condición: 

desplazamiento de entrepiso fuerza cortante de entrepiso < diferencia de. elevaciones 0.08 
suma de cargas muertas y vivas de 
diseño 

desp de entr. · 
h 

~ = 0.0082 
720 

V o 08-. w 
86.04 o . o 8 _.,..::..:::.:..:::.~..,.. 

1.1 X 968.3 
u 

desp. de entr. 
0.0065 < h 

luego, deben tomarse en cuenta los efectos de 

esbeltez 

Factor de amplificación 

w /h 
u 

F = 1 + -~-----
asy R/Q- 1.2 w /h 

w = 1065 t 
u 

h 720 cm 

u 

86.04 V 
29. 12 t/cm (véase el comentario 6) R = 

o 5. 91/2 

Q = 2 

F = 
as y 

1065/720 1 + ---=-:-,..:..:~:.r....:,=---::-:-:--
29.12/2- 1.2 X 1065/720 

1. 116 

(ec 

9 DIMENSIONAMIENTO. (Se dimensionará en el extremo inferior por ser ahí 

mayores los momentos bajo CM + CV. + sismo) 
J.nst 

1. 6) 

Acciones internas de diseño causadas por la gravedad y los componentes 

del sismo (véase la Tabla 1) 

Efectos gravitacionales 

Dirección vertical P = 1.1 X 76.32 = 83.95 t 
u 
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EJEMPLO 10 

h 7/12 

Dirección X 

M
2

b = 1 . 1 X 0. 17 = 0.19 t-m, pero no menor que P e ~ 
u m1n 

e ~ = O.OSh = 0.05x45=2.25 cm> 2.0 cm 
xmJ.n 

P e - = 83.95 x 0.02~5 = 1.89 t-m (rige) u m1n 

M = 1.889 t-m 
-2bx------------

Dirección Y 

100% 

en la 

en la 

100% 

en la 

en la 

M2b = 1.1x· O. 78 0.86 t -m, pero no menor que P e ~ 
u m1n 

e -ymJ.n 
O.OSxSS = 2.75 cm >2.0 cm 

P e _ = 83.95 x 0.0275 = 2.31 t-m (rige) 
u ymJ.n 

M = 2.31 t-m 
-2by-----

de los efectos del componente 

dirección X 

dirección y 

de los efectos del componente 

dirección X 

dirección y 

X p 
u 

M2s 

M2s 

y p 
u 

M2s 

M2s 

= 1 . 1 x2. 1 O = 

= 1.1x21.07 = 

= 1.1x2.32 = 

= 1 . 1 X 6.9J = 

= 1.1 X 1.48 

= 1.1 X 17.81 

2. 31 t 

23. 18 t-m 

2.55 t-m 

7.61 t 

= 1.63 t-m 

= 19.59 t-m 

9 Dimensionamiento considerando la flexocompresión principal en la dirección X 

P = 83.95 + 2.31 + 0.3 X 7.61 = 88.54 t 
u 

Momento amplificado de diseño en la dirección X: 

M = F M + F M 
ex abx 2bx asx 2sx 
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EJEMPLO 10 

h 8/12 

M = 1.0 x 1.89 + 1.180 (23.18 + 0.3 x 1.63) = 29.82 t-m, pero no menor 
ex 

que P e , 
u rn~n 

P e = 88.55 x 0.0225 = 1.99 t-m 
u xmín 

M = 29.82 t-m 
-ex 

Momento amplificado de diseño, en la dirección Y: 

M 
e y 

(ec l. 1) 

M = 1.0 x 2.31 + 1.116(2.55 + 0.3 x 19.59) = 11.71 t-m, pero no menor 
e y 

que P e , 
u m1n 

P e , = 88.55 x 0.0275 = 2.44 t-m 
u ym1n 

M = 11.71 t-m 
-e y 

En resumen, la columna se dimensionará por flexocompresión biaxial con los 

datos siguientes, y después se revisará en la dirección Y: 

p 
u 

88.54 t; e 
X 

29.82/88.54 0.337 m; e = 11.71/88.54 = 0.132 m 
y 

Aplicación por tanteos de la ec 2.15 

Tanteo 1. Supóngase p = 0.01, A= pbh = 0.01 X 2475 = 24.75 
S 

F (A f" + A f ) 
R e e s y 

0.7 (336.6 + 24.75x4.2) = 308.4t 

2 
cm 

Para calcular·PRx y PRy' se supondrá el refuerzo distribuido en la peri

feriaoy d/h = 0.9. 

q = p 0.01x30.88 

e /h = 33.7/45 = 0.75 
X X 

= 0.3088 

en la fig 13de las Ayudas de Diseño se obtiene K= 0.27 

p =K F bhf" = 0.27 X 0.7 X 336.6 = 63.62 t 
Rx R e 

e /h 
y y 

13.2/55 = 0.24 K o. 75 
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P = 0.75 X 0.7 X 336.6 = 176.7~ 
Ry 

sustituyendo en la ec 2.15 

+-p 
Ry 

-;-- )-1 
ao 

= ( 6~. 62 + -1~7-6-. -7 - 30~. 4) -

1 

= 

PR/PR0 > 0.1 luego, la ec 2.15 es aplicable. 

Tanteo 2. Supóngase p = 0.025; A = 0.025 X 2475 
S 

PRO= 0.7(336.6 + 61.88 x 4.2) = 417.5 t 

q = 0.025 X 30.88 = 0.772 

e /h = 0.75 
X X 

K= 0.46 

PRx = 0.46 X 0. 7 X 336.6 = 108.4 t 

e /h = 0.24 
y y 

= 0.7 X 1.01 X 336.6 = 

K 1. 01 

238.0 t 

2 
= 61.88 cm 

+ 238.0 
.,...,..,,.:1..,. )-1 = 
417.5 90.65 t > p 

u 
= 88.54 t 

EJEMPLO 10 

h 9/12 

55. 14 t < p 
u 

2 
;;S;.;:";._:a;.;:c;.;:e:.::P;.;:t:.:a:.....::p:.._=_::.0:..:.;.;:0:..:2:..:5;.,,:....;.A s _=..:_6~1 :..· 8:::8::....;c::m::. 

Revisión con la flexocompresión principal en la dirección Y 

P = 83.95 + 0.3x2.31 + 7.61 = 92.25 t 
u 
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Momento amplificado de diseño, en la dirección X: 

EJEMPLO 10 

h 10/12 

M = 1o0 x 1.89 + 1o180 (Oo3x23o18 + 1.63 } = l2o02t, pero no menor 
ex 

P e , = 92o26 x Oo0225 
u xnun 

M = 12 o O 1 t-m 
-ex 

2o08 t-m 

que P e -u m1.n 

Momento amplificado de diseño, en la dirección Y: 

M = 1o0 x 2o3l + 10116 (Oo3x2o55 + 19o59} = 25o03 t-m, pero no menor 
e y 

P e • 
u ynun 

92o26 X Üo0275 

M 25o03 t-m 
-cy 

2 o 54 t-m 

que P e ... 
u mJ.n 

En resumen, la columna se revisará con los datos siguientes: 

P = 92o26T; 
u 

e 
X 

l2o02/92o26 = Oo130 m; e = 25o03/92o26 = Oo271 m 
y 

p = Oo025; q~ 0.772; 417o5 t 

e /h = 13/45 
X ::-. 

Oo29 

PRx 0o7 X 0o91 X 336o6 214o4 t 

e /h = 27o1/55 
y y 

Oo49 

p = Oo7x0o65x336o6 = 153o2 t 
Ry 

41~05 ) -

1 

= 

K= Oo91 

K= Oo65 

113o7t > p = 92o26 t 
' u 

por tanto, es suficiente la cuantía p = Oo025 (A5 
2 

= 61.88 cm } 
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COMENTARIOS 

1~ Se trata de un edificio situado en la zona I, diseñado con un factor de 

comportamiento sísmico, Q, igual a 2. Se supone que en el diseño de las 

columnas no rige la condición carga muerta más carga viva máxima. 

2. Los números en óvalos son valores de las rigideces relativas, I/L. Jun

to a cada columna (en la elevación y en la planta) se anota su carga de 

servicio, P, bajo carga muerta más carga viva instantánea. 

3. Son las fuerzas y momentos obtenidos del análisis, sin factorizar. Aun

que el efecto de las torsiones de entrepiso es pequeño, en el ejemplo se 

ha incluido para ilustrar la combinación de las fuerzas internas, según 

el inciso 8.8 de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por 

Sismo. Por ejempl~ el momento en la dirección X (1.48 t-m) causado 

por el componente Y del sismo se debe a la torsión de entrepiso. Al di

mensionar se debe tomar el sentido más desfavorable del sismo en cada 

dirección. 

4. Los desplazamientos debidos al sismo ya están multiplicados por Q, de 

acuerdo con el artículo 207 del Reglamento. 

S. Las columnas no tienen restricción lateral, por no haber muros de sufi

ciente rigidez que la suministren (véase 1.3.2a). 

6. En este edificio se limitó el desplazamiento de entrepiso a o.012h. 

cuando se aplica este lÍmite y la estructura no es esbelta, los efectos 

de esbeltez por movimiento lateral pueden despreciarse si V/W > 0.15, 
u 

ya que 0.08 V/W ; 0.012 si V/W ~ 0.15 . En caso de que V/W <O. 15, 
u u . u 

debe aplicarse el criterio de 1.3.2 b) para definir si es necesario 

considerar dichos efectos. En el ejempio, V/W ; 86.04/1065; 0.081 < 
u 

0.15, por lo que procede aplicar el criterio mencionado. 

7. La cantidad Res la rigidez elástica de entrepiso. El desplazamiento 

de entrepiso causado por la fuerza cortante de 86.04 tes igual a 8.70/Q, 

puesto que, según el comentario 4, el valor 8.70 cm ya incluye a Q. 
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8. Para valuar los efectos de esbeltez en la dirección Y se aplican los 

mismos procedimientos que en la dirección x. 

9. La columna se dimensionará por flexocompresión biaxial; primero se 

aplicará la flexocornpresión principal en la dirección X, y después 

se revisará aplicándola en la dirección Y. Los efectos del sismo 

en dos direcciones ortogonales y de la gravedad se combinarán de 

acuerdo con el inciso 8.8 de las Normas T.C. para Diseño por Sismo. 

Esta combinación es la suma vectorial de las acciones mencionadas; 

en el ejemplo, la combinación se realiza sumando los componentes 

en X y en Y de los vectores que representan a los efectos de la 

gravedad y a los efectos de un componente del movimiento del terre

no y del 30% de los efectos del otro componente. 

10. Se torna la excentricidad mínima prescrita en 2.1.3 a), pero sólo 

con la carga vertical que resulta de la condición CM+ CV. t 
~ns 

11. La ec 1.6, que suministra el valor del factor de amplificación F , as 
supone sólo traslación de los niveles. En interés de la sencillez 

del cálculo, se aplica también a los momentos que provienen de la 

torsión de entrepiso, corno el momento de 1.622 t-rn. 

12. Ahora, la excentricidad mínima se aplica a la fuerza axial de di-

seña, P 
u 

13. En todo el ejemplo se usó FR = 0.7, valor que se aplica a columnas 

con núcleo no confinado que fallan en la zona de compresión (in

ciso 1.6 de las Normas). Por haber adoptado Q = 2 en el ejemplo, 

se considera que la columna no tiene su nÚcleo confinado, de mane

ra que se está suponiendo que falla en la zona de compresión. Esto 

hay que comprobarlo, y para ello parece justificado tornar en cuen

ta el tipo de falla que tendría la columna si sólo actuaran las 

fuerzas_ internas en la dirección en que rigió el dimensionamiento, 

en este caso la dirección x. Si fallara en la zona de tensión 

habría que aplicar FR = 0.8. 
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DATOS 

Todos los apoyos son monolíticos con la losa y tienen 25 cm de ancho. 

La losa no está expuesta a la intemperie 

cp cp ~~'- 9 
{.\_. r--------, r---------~ .--------, ,_ ~- ... 11 

1 1 1 1 111 1 1 i 1 
1 1 1 1 
1 1 1 11 1 
1 11 1 1 1 
1 11 1 1 1 

3m 

L _______ JL ___________ JL ________ J
1
_~ 

r------- -., .------------., r---------., 
1 ii 1 1 iv 1 1 ¡¡ 1 
1 1 1 1 1 
1 11 11 1 
1 :: 1 1 1 
1 1 1 1 1 1 
1 1 1 1 1 1 

4 

1 1 1 11 1 
L _______ _j L_ -------- _J L ________ J l-1-
r--------,r----------lr-------~ 

1 i 1 1 ¡¡¡ 1 i : 
1 " 1 1 1 
1 11 11 
1 1 1 11 1 
1 1 1 1 1 1 
L _______ ~L----------~L-------~ 

Carga viva, c.v. 

Acabado del piso 

4.5 m -1 

2 = 700 kg/m 

2 = 80 kg/m 

6 

3 
Peso volumétrico del concreto= 2.4 t/m 

Factor de carga: 1.4 
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2 

Materiales 

CONSTANTES 

2 
f' = 200 kg/cm 

e 
2 

f = 4200 kg/cm. 
y 

f* = o. 8 f' = 0.8 X 200 = 
e e 

f" = 0.85 f* = 0.85 X 160 
e e 

(Por f* 250 
2 

ser < kg/cm ) 
e 

f" 
e 4800 

(concreto clase 1) 

160 kg/cm 
2 

136 kg/cm 
2 = 

Pmáx = Pb = f ·f + 6000 
y y 

136 
Pmáx = 4200 

4800 
--,-~=-:'--:_,.-- = o . o 1 52 

4200 + 6000 

ESTIMACIONES PRELIMINARES 

Estimación de la carga 

Suponiendo una losa de 11.0 cm: 0.11 x 2.4 
2 = 0.264 t/m 

Acabado + 0.02 t/m
2 

de carga muerta 
carga muerta 

Carga viva 

Carga de servicio 

Estimación del peralte 

2 
0.100 t/m 

adicional = ~~~~~---
t/m2 = 0.364 

= 0.700 t/m
2 

w = 1.064 t/m2 

3 Peralte efectivo mínimo (tablero crítico iv) 

d = 
2(375 + 575) 

270 
= 7.04 cm 

f = 0.6 f = 0.6 X 4200 
2 

= 2520 kg/cm 
S y 
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2 2 
2520 kg/cm > 2000 kg/cm 

2 2 w = 1064 kg/m > 380 kg/m 

d ~ = 7.04 X 0.034 
4
12520 X 1064 

mJ.n 

d ~ = 9.69 cm 
llll.n 

recubrimiento = 2.00 cm 

h = 11.69 cm 

Considérese ·h = 12.0 cm 

Nueva carga muerta: 
2 

0.12 x 2400 + 100 = 388 kg/m 

Carga total: 
2 

388 + 700 = 1088 kg/m 

2 
w = 1.4 x 1088 = 1523 kg/m 

u 

4 Revisión oor flexión del peralte propuestó 

Se debe cumplir p < p , 
- max 

7.04 X 1.376 

Se revisará con el momento negativo· en el claro corto del tablero iv. 

m = a
1
;a

2 
= 375/575 = 0.652 

De la tabla 4.1 se obtiene, interpolando linealmente 

K= 0.0459 

2 
0.0459 X 1523 {3.75)

2 
M = Kw a 

u u 1 

M = 983 kg-m 
u 

Cálculo de p {fig 2 de las Ayudas de Diseño) 
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5 

6 

7 

98300 
15. 36 - = 

1 00x82 

(suponiendo d = h - r - 2 cm= 12 - 2 - 2 = 8 cm) 

En la figura se obtiene p = 0.0043 < pmáx = 0.0152 

El peralte supuesto se acepta por flexión 

Revisión por fuerza cortante del peralte supuesto (según 4.3.Jf) 

EJEMPLO 11 
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La fuerza cortante máxima ocurre, en este caso, en el claro corto del ~able-

ro iv: 

V 
u 

= 
(O. 5a 1 - d) wu 
--'------=- = 

1 + ( 

Resistencia de diseño: 

(0.5 X 3. 75 - 0.08) 1523 
---------- = 2538 kg/m 

1 + 
6 

(~) 
5.75 

(ec 4.3) 

= 0.5 X 0.8 X 100 X 8 X /i6Q = 4048 kg > V 
u 

El peralte supuesto se acepta por fuerza cortante 

ANALISIS Y DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION 
(los cálculos se refieren a una franja de un metro de ancho) 

Peraltes efectivos: 

Refuerzo positivo: 

Refuerzo negativo: 

Con barras N°2.5, 

Refuerzo mínimo 

d = h- r = 12-2.3 = 9.7 cm 

d = h- r- 2 = 12-2.3-2 = 7.7 cm 

r = 1.5 + ~ = 2.3 cm 

(por cambios volumétricos) 
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660 X 12 
a 

S - ""'4""2700:::--;-,( ,:-:2,..-,-+--,-170 o=-·¡ = 0.01684 

En un ancho de 100 cm: A , = 0.01684 X 100 
sm1.n 

2 
cm 

2 
=1.684cmjm 
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(ec 3.3) 

Con barras # 2.5, a esta área corresponde la separación siguiente: 

lOO a 
S =---'S'--= 

A 
S 

pero 

100 X 0. 49 
1. 684 

S ' max 

29.10 cm 

3.5 h 3.5 x 12 = 42 cm 

50 cm 

Rige la de 29.1 cm; se usará una separación máxima de 30 cm 

Tablero i ii iii 

Tipo De esquina De borde, un lado De borde, un lado 
corto discontinuo largo discontinuo 

a
1 

(m) 2.75 3.75 2.75 

2 
(kg) 11520 21420 11520 wua1 

a
1
;a

2 
0.647 0.882 0.478 
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Interior 

3.75 

21420 
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8 TABLA DE MOMENTOS Y SEPARACION DE BARRAS 

Tablero Momento Claro Coeficiente 
2 

M =Kw a 
K 

u u 1 
(kg-m/m) 

Neg. en bordes corto 0.0502 578.3 
interiores largo 0.0443 510.3 

i Neg. en bordes corto 0.0300 345.6 
discontinuos largo 0.0242 278.8 

Positivo corto o. 0284 327.2 
largo 0.0144 165.9 

Neg. en bordes corto 0.0365 781.8 
interiores largo 0.0330 706.9 

ii Neg. en bordes largo 0.0209 447.7 
discontinuos 

Positivo corto 0.0173 370.6 
largo 0.0129 276.3 

Neg. en bordes corto 0.0604 695.8 
1· interiores largo 0.0470 541.4 

iii Neg. en bordes corto 0.0375 432.0 
discontinuos 

Positivo corto 0.0352 405.5 
largo 0.0149 171.6 

Neg. en bordes corto 0.0459 983.2 
interiores largo 0.0381 816. 1 

iv Positivo corto 0.0247 529.1 
largo 0.0132 282.7 

228 

Momento 
ajustado 

656.6 
520.7 

724.4 
743.3 

806.4 
531.0 

902.2 
779.7 

EJEMPLO 11 
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Separación 
teórica, S 

(cm) 

21.5 
27.5 

30 
30 

30 
30 

19.5 
19 

30 

30 
30 

17 .S 
27 

30 

30 
30 

15 
18 

30 
30 
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Ajuste de momentos 

Momentos teóricos (kg-m/m) 

CD 0 ct 

1 
1 

' ' 

0 ---r--------¡-~- ----i 1 111 

1 1 

1 

1 
1 510.3 541.4 

1 

' 
1 -

1 
10 -

1 1 

® 
h 578.3 1 69_5.8 -~ __ · ------- --·tw·-· 1 IV 

1 781.8 983.2 1 

1 

' 
1 

1 706.9 816.1 1 
1 ' _ _j _j__ 1 

-
~ -

Distribución de momentos 

Rigidez de tableros 
3 

(d /a
1

) 

Tablero i d
3
/275 = 0.003636 d3 

Tablero ii d
3
/375 = 0.002667 d3 

Tablero iii d
3
/275 = 0.003636 d3 

Tablero iv d
3
/375 = 0.002667 d3 
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Distribución entre tablero i y ii 

Momento de desequilibrio; 781.8-578.3; 203.5 kg-rn/m 

Momento por distribuir ; 2/3 x 203.5; 135.7 kg-m/m 

Tablero i ii 

1000/a
1 

3.636 2.667 6.303 

fd 0.577 0.423 1. 000 

m -578.3 +781.8 
emp 

-78.3 - 57.4 

momentos 
ajustados -656.6 +724.4 kg-m/m 

Distribución entre tableros ii y iv 

Momento de desequilibrio; 816.1 - 706.9; 109.2 kg-m/m 

Momento por distribuir 
2 ; 3 x 109.2 ; 72.8 kg-m/m 

Tablero i iv ¡; 

1000/a
1 

2.667 2.667 5.334 

fd 0.500 0.500 1 .000 

m -706.9 +816.1 
emp 

- 36.4 -36.4 

momentos 
ajustados -743.3 +779.7 kg-m/m 
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Distribución entre tableros iii y iv 

Momento de desequilibrio = 983.2-695.8 = 287.4 kg-m/m 

Momento por distribuir = 2/3 x 287.4 = 191.6 kg-m/m 

Tablero iii iv ¡; 

1000/a
1 

3.636 2.667 6.303 

fd 0.577 0.423 1 .000 

m -695.8 +983.2 
emp 

-110.6 -81 .o 

momentos 
ajustados -806.4 +902.2 kg-m/m 

Distribución entre tableros i y iii 

Momento de desequilibrio 541.4-510.3 = 31.1 kg-m/m 

Momento por distribuir 
2 3 x 31.1 = 20.73 kg-m/m 

Tablero i iii ¡; 

1000/a
1 

3.636 3.636 7.272 

fd 0.500 0.500 1. 000 

m -510.3 +54 1. 4 emp 

- 10.4 - 10.4 

momentos -520.7 +531.0 kg-m/m 
ajustados 
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Separaciones teóricas, en cm (de la tabla) 

0 

11 

® 

12 Refuerzo en franjas extremas 

Se usará el 60% del acero requerido en las franjas centrales respetando las 

especificaciones de acero mínimo y separaciones máximas. 

CROQUIS DE ARMADO 

Planta de localización de secciones 

0 0 ct 
. c4 d4 

0 ¡{------+---~ 

J-¡ i t-t 
® +--·--+---]' 

b 1 1 b 

<t J-L·-+--4- ~ 
c4 d_.p. 
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NOTAS 
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2 
-Los números en círculo son separaciones, en cm, de barras # 2.5 y f = 4200 kg/cm , 

en las franjas centrales Y 

-Dimensiones en cm 

Sección o-a 

-<P-
30 1 so* 

~**, 
5 

* 32 + 
a, 

d 
275 

-+ = 12.5 + -5- + 10 
2 5 

** 125 
a, 

d 
275 

+ --- = 12.S + -6--
6 

-cp- Sección b-b 

30 
1 ~ 

100* 

a, 
* 12.S + - + d = 

S 

** 12.S + 
a, 
6-d 

60 

30 

375 
12.S+s- + 

12.S + 
37S ---6 

10 

10 

10 

¡¡¡ 

50 50 

77.5 se usarán 80 cm 

= 48.3 se usarán SO cm 

~ 
100 100 

iv 

65 65 

97.S se usarán 100 

= 6S.o se usarán 6S 
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cm 

cm 

t. 
1 

' 

t. 
1 

' 

,, 



Sección e- e 

t. 
1 
' 

Sección d- d 

t. 
1 
' 

lv 

30 

i i 

90 

65 50 

~ 
100 _,_ 80 

65 50 
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COMENTARIOS 
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se supone que el 

clase 1 con f' = 
e 

responsable de la obra autorizó el uso de concreto 
2 

200 kg/cm, de acuerdo con 1.4.1.b). En elementos 

que principalmente trabajan a flexión, corno esta losa, generalmente 

no se justifica usar resistencias mayores. El concreto clase 2 no 

es recomendable en este caso porque conduce a flechas excesivas. 

2. La losa no está destinada a resistir sismo en flexión, de aquí que 

la cuantía máxima admisible sea igual a y no 0.75 ¡: 
b 

(véase 2.1.2b). 

3. El tablero crítico es el que tiene mayor perímetro calculado según 

4. 3. 3 e). 

4. Antes de calcular los momentos y el refuerzo en todas las secciones 

críticas de lcJ. losa, conviene comprobar si el peralte de 11 cm ele

gido por consldcracloncs de flecha es también adecuado desde el pun-

to de vista de resistencia. La inspt:!cción de la losa indica que el 

tablero critico por resistencia será I'robablcmentc el iv. 

5. De acuerdo con 1.5, los peraltes efectivos menores de 20 cm corres

pondientes al refuerzo del lecho superior deben reducirse en 2 cm. 

6. En rigor deberian usarse peraltes efectivos distintos en el claro 

corto y en el claro largo. Generalmente esto no se justifica, por 

lo que en el ejemplo se ha seguido la práctica común de utilizar un 

valor medio del peralte para ambos claros. 

7. En losas apoyadas pcrimentralmente no se aplica el requisito de re

fuerzo mínimo por flexión de 2.1.2a), de modo que el refuerzo mínimo 

es el necesario por cambios volumétricos que se especifica en 3.10. 

8. Las SPparac1ones teóricas consignadas en lcJ. t.J.bla se obtuvieron con 

las figt1ras ::f! y 2~ de las Ayudas de Dise~o. 

ración máxima so anotó su valor (30 cm). 

235 
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9. De acuerdo con 4.3.3c), en los bordes comunes de tableros adyacentes 

deben distribuirse dos tercios del momento de desequilibrio, cuando 

losa y viga son monolíticas; la tercera parte restante es tomada por 

la viga en torsión. Para esta distribución se supone que todos los 

tableros tienen el mismo peralte efectivo, d. 

- 10. Las flechas indican las direcciones en que actúan los momentos. 

11. Las flechas indican las direcciones en que se coloca el refuerzo, y 

los números las separaciones, en cm. 

12. Según nota de tabla 4.1. 

13. Según 4.3.3 b) y 3.1. (La longitud 25 cm es el ancho de la viga.) 
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C:i,LCULO DEL ACERO DE REFUERZO DE 
UNA MENSULA, DADA SU GEOMETRIA 

DATOS 

Placo de apoyo-. 

La ménsula se colará monolíticamente con la columna 

Ancho de la ménsula b = 30 cm 

Materiales 

2 f' = 200 kg/crn 
e 

2 
f = 4200 kg/crn 

y 

CONSTANTES 

f* = 0.8 f' = 0.8 X 200 e e 

f" = 0.85 f* = 0.85 X 
e e 

(Por ser f* 
e 

< 250 kg/cm 

160 kg/ 2 
= cm 

160 136 kg/cm 

2 

237 
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2 

3 

Por flexión, p ; = 
m~n 

0.7 lf>" 
___ _:e:___ = 

f 
y 

0.7 X ,12"()0 

4200 
= 0.002357 

f" 4800 
e 
--· = f f + 6000 

y y 

136 

4200 

FR 0.8 (según inciso 4.9.1 de las Normas) 

Coeficiente de fricción~= 1.4 

DIMENSIONAMIENTO 

4800 
-:-::c::7--=-:::"::":"" = o • o 1 52 4 
4200 + 6000 

cálculo del área de acero de refuerzo para flexión, Af-

EJEMPLO 12 
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Si el área Af no excede del área balanceada obtenida con la ec 2.2, el 

' refuerzo Af puede calcularse con l.a expresión siguiente: 

suponiendo que el brazo z es igual a 0.9 d. 

M = P e + T (h-d) 
u u u 

d = h - (r + ~/2) = 50-2.95 = 47.05 cm 

h-d 50-47.05 = 2.95 cm 

M = 30 X 0.47 + 6 X 0.0295 = 14.28 t-m 
u 

z = 0.9 d = 0.9 x 47.05 = 42.34 cm 

M 
u 

:::---::-- = 
FR fy z 

1428000 

0.8x4200x42.34 
10.04 

238 

2 
cm 



EJEMPLO 12 

p = 
10.04 

30x47.05 
0.007113 

luego, es correcto usar la ec 2.14 

Cálculo del área de acero de refuerzo por tensión directa, At-

T 
u 

6000 

0.8x4200 
1. 786 cm2 

4 Cálculo del área de acero de refuerzo para cortante por fricción, A f . .:..c.c:.;:.=._ V -

V = FR IJ(A f + N ) 
R vf y u 

(ec 2.27) 

A 
VR 

o = N en este caso 
vf F R lJ f u y 

A 
30 000 6.378cm2 

= 
vf O. 8x1. 4x4200 

Revisión de las limitaciones indicadas por las ecs 2.28 y 2.29 

0.8 (A f f + N )] 
V y U . 

( ec 2. 28) 

= 0.8 [14x30x50 + 0.8 (6.378x4200+ o>] 33940 kg > 30 000 kg 

0.25 FR f~ A 

= 0.25x0.8x160x30x50 = 48 000 kg > 30 000 kg 

2 
=-p~o_r-=l~o~q~u~e~A. = 6.38 cm es correcta 
- vf---------------------

-A_r_e_a_d_e_l_a_ccc.::e.::r.::o:..:d::.:e::....:r:.e:.:.fu=e:::.r:::.z.::o_::p.::a.::r.::a:..:b:.:a:.:r:.:r:.:a:.s::....:p~r.:i:.:n..:c..:i:=:p:.::a::l:.:e:.:s::.:..• _;.A: 

(ec 2.29) 

s-

El área A se tomará como la mayor de las dos siguientes (según 4.9.2): 
S 
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Af + At = 10.04 + 1.79 
2 

= 11.83 cm 

~X 6.38 + 1.79 = 6.04 

2 
por tanto A __ ;..1 ;..1 ;..· -"8-"3--"c.:cm::... :....----s 

2 
cm 
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Area del acero de refuerzo para estribos complementarios horizontales, ~-

Se tomará igual a 0.5 (A - At)' ó mayor 
S 

0.5 (A - A ) 0.5 ( 11 • 83 1 . 79) 5.02 
2 - = cm 

S t 

Barras que se surninis tran 

# 3 # S 11.64 
2 

Para A : 2 6 y A = cm 
S 

Para Ah: 8 # 3 A 5.68 
2 

= cm 

Revisión de la cuantía mínima de refuerzo primario (4.9.2) 

0.04 f'/f = 0.04 X 200/4200 = 0.0019 
e y 

A /bd = 11.64/30 X 47.05 
S 

0.0082 > 0.0019 
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REFUERZO PROPUESTO 

5 

241 

60 

2#6+3#5 
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Barro o lo cual se 
sueldan los # 5 y # 6 

50 

2 :tf: 4 paro sustentar 
los estribos# 3 

4 estribos cerrados # 3 

Dimensiones , en cm 

,, . 
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COMENTARIOS 

1. Las 

por 

cargas P 
u 

el factor 

y T son las de diseño, es decir, ya están afectadas 
u 

de carga. 

2. Según 2.1.5 i) para concreto monolítico~ vale 1.4 

3. Según 4.9.2 

4. Según 4.9.2 y 2.1.5 i) 

5. Véase la fig 4.6 de las Normas 
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DISEflO DE UNA ZAPATA AISLADA 

DATOS 

Acciones en condiciones de servicio 

CM + CV P = 90 ton; M ~ O r .. 
- -y ~0.60m 

--------~ ·-
P = 90 ton 

/ "M CM+CV+CA 

M = 20 t-rn 

Columna de 60 x 40 cm 

Resistencia de diseño del suelo 22 ton/rn2 , en el nivel de desplante 

Materiales 

EJEMPLO 13 
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1.5 m 

2 
f' = 200 kg/crn 

e peso volumétrico del relleno, 1.3 t/rn3 

2 
f = 4200 kg/crn 
y 

CONSTANTES 

2 
f* = 160 kg/crn 

e 
2 

f" = 136 kg/crn 
e 

¡¡; 
e 

prnín 

= li60 = 

0.7 ¡f7' 
e = 

f 
y 

Area de la zapata (A) 

Supóngase h = 60 cm 

Carga de diseño en la columna bajo CM + CV: 

P = 1.4 X 90 = 126t 
u 

12.65 kg/crn 
2 

0.7 X /200 
0.00236 = = 4200 

Igualando en la base de la zapata la acción de dlseño con la reslstenela 

de diseño del suelo 
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F (P + p.p. zapata + peso relleno) = 22A 
e 

Dividiendo entre A 

F P 
__E_+ F 

A e 

de donde 

p.p. zapata + p. relleno = 
22 

A 

p 
u 

A = --------------------------------

22 - F 
e 

p.p. zapata + p. relleno 
A 

EJEMPLO 13 

h 2/9 

El segundo término del denominador, aproximadamente puede valuarse como 

sigue 

F 
e 

p.p. zapata + p. relleno 
A 

= 1~. 4 .[O. 6x2. 4+ ( 1 . 5-0. 6) 1 • 3 J 

sustituyendo 

A= 
126 

= 
22 - 3. 654 

126 
18. 35 

2 
= 3. 654t/rn 

2 
= 6.866 m 

Supóngase la zapata de 2 x 3.5 m 

Revisión del área de 2 x 3.5 m bajo CM + cv + CA 

En el nivel de desplante: 

P d = F ( P +p.p. zapata+ peso relleno) = 1.1 (90+10.08+8.19)=119.1t 
u e 

p.p. zapata= 2x3.5 x 0.60 x 2.4=10.00t; p.relleno- 2x3.5x0.9x1.3 

= 8. 19t 

M = 1.1 X 20 = 22 t-m 
u 
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4 

e = 
22 -=-=---,- = O. 185 m 

119. 1 

CJEHPLO 13 

h 3/9 

Ancho de cálculo B' = B - 2e 3.5- 2x0.185 = 3.13 m 

A' = 2 x 3.13 = 6.26 m
2 

Presión actuante 

p 
ud 

A' 
1 19. 1 
6.26 

2 2 
19.03 t/m < 22 t/m 

DIHENSIONAHIENTO 

Revisión del r}eral te ~-1ropucsto ··--------·--·-

a) Bajo CM+CV (P 
u 

12Gt; M 
u 

Flexión 

Momentos de diseño, !r: 
u 

Dirección paralela al lado largo 

' ' 
0.60 m 

1 1 ]9.60 

3.50 

1 _1.45 

-
245 

O) 

Se acepta la zapata de 2 x 3.5 m 

Reacción debido a la carga de 126 ton 

q = ~ = 18 t;m
2 

(reacción neta) 
n 7 

Momento en la sección crítica, 
por metro de ancho 

m 
u 

= 
·,9 x 1.45 2 

2 
18.9 t-m 

d = 60 - S cm - 0.6 = 54.4 cm 



En la fig 2 de las Ayudas de Diseño. 

= 
5 

18.9x10 
2 

100x54.4 
= 6.39; rige Pmín = 0.00236 

EJEMPLO 13 

h 4/9 

S Fuerza cortante 

6 

Revisión como viga ancha (la sección crítica está a un peralte, d, del 

paño de columna} 

VeR= FR bd (0.2 + 30p}/f~ = O.Bx100x54.4 (0.2+30x0.00236} 12.65 

= 14 910 kg/m 

V = (1.45- 0.54} X 18 = 16.38 t 
u 

d 65 - 5 - 0.6 = 59.4 cm 

V = 
cR 

59.4 
54.4 

X 14910 = 16280 kg " V 
u 

> V 
cR 

(ec 2.17} 

auméntese el peralte a 65 cm 

Usar tentativarnente h = 65 cm 

Revisión por penetración 

r---------, 
1 1 

98.7 '01 1 1 
1 1 
1 1 

1 1 L ________ _j 

118.7 

Se usará d = 65- 5 -1.27 = 58.7 cm 

Perímetro de la sección crítica = 

= 2(40+60+2x58.7} 

= 434.8 cm 

Area de la sección crítica = 
2 

= 58.7 x 434.8 = 25520 cm 
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V = 126 t-0.987 X 1.187 X 18 = 126- 21.1 = 104.9 t 
u 

V 
u 

104900 
25520 

2 
4.11 kg/cm 

< F 
R 

(ec 2.25) 

.¡¡¡: 
e 

(según 2.1.5 h) 

(0.5 +y) = (0.5 + 40/60) > 1.0 

rige FR jf~ = 0.8 x 12.65 1 o. 1 kg 

Se acepta h = 65 cm por este concepto 

b) Revisión bajo CM + CV + CA 

Flexión y cortante corno viga ancha 

A 

1 
1 

¡ 

3.13m 

247 

Al revisar el área de 2x3.5 m bajo 

CM + CV + CA se obtuvo la presión 

siguiente en el nivel de desplante: 

2 
= 19.03 t/m 

(despreciando el efecto del cambio 

de espesor de 60 a 65 cm) 

Reacción neta 

q = 19.03 -1.1 (zapata+ relleno) 
n 

=19.03-1.1 (0.65 X 2.4 + 0.85 X 1.3) 
2 

= 16. 1 t/m 

La reacc1on neta resulta menor que bajo 
2 CM+CV (1St/m), por lo que· en cuanto a 

flexión y cortante como viga ancha rige 

la condición CM + CV 



EJEMPLO 13 

e, 
1 d/2 1 Revisión J20r 12enetración 

el = 60 cm 

c2 40 cm 

98.7 cm 
1.27 d = 65 - 5 - = 58.7 cm 

.-----------1 --..--
1 1 
1 1 

! u iJ 
e, + d = 118. 7 cm 1 1 

1 1 

c2 + d = 98.7 cm 
L _________ _¡ --'-

1 [ 59.35cm 

i 118 .7cm 
1 

Revisión para decidir si puede despreciarse el momento que se trasmite 

entre columna y zapata, de acuerdo con 2.1.5 h) 

M 1.1 x 20 = 22 t-m 
u 

VU = 99- 1.187 X 0.987 [19;03 - 1.1 (0.65 X 2.4 + 0.85 X 1.3)] 

= 99- 1.172 X q = 99- 1.172 X 16.1 = 80.13 t 
n 

(La fuerza V se obtuvo del equilibrio vertical de la porción de zapata 
u 

comprendida dentro de la sección crítica) 

0.2 V d 
u 

0.2 X 80.13 X 0.587 = 9.41 t-m <M 
u 

h 6/9 

por tanto, no puede despreciarse el momento 

Fracción de momento que debe trasmitirse por esfuerzos cortantes y torsión 

ex = 1 -
1 + 0.67 ~c 1 + d)/(c

2 
+ d) 

lcc
1 

+ d)/(c
2 

+ d) = 1118.7/98.7 = 1.097 

ex=1- l =0.4236 
1 + 0.67 X 1.097 

ex M = 0.4236 x 22 = 9.32 t-m 
u 
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Náximo esfuerzo actuante 

V 
u 

A 
e 

J 
e 

V 
ll -''---- + 

A 
e 

a M 
ll 

CAB 

J 
e 

(c
1 

+ d)/2 = 118.7/2 

2 (118.7+98.7) X 58.7 

d(c
1 

+ d)3 (e 1 + d) 

6 
+ 

6 

(de la fig 2.1 de las Normas) 

59.35 cm 

= 25520 
2 

cm 

d3 d(c
2 

+ d) (c1 + d)2 
+ 

2 

58.7 X 118.7
3 

118.7x 58.7
3 

58.7 X 98.7 X 118. 7
2 

= + + 
6 6 2 

EJEMPLO 13 
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6 6 6 6 4 
16.36 X 10 + 4.001 X 10 + 40.82 X 10 = 61.18 X 10 cm 

sustituyendo 

V 
ll 

80130 
25520 

Esfuerzo resistente 

+ 
932000 X 59.35 
61180000 

3.14 + 0.90 

2 
= 4.04 kg/crn 

v = FR (O. 5+y) lf* < F .lf* 
cR e - R 

se vio que rige 

F /p 
R e 

Q. 7 X 12.65 
2 = 8.86 kg/cm > 

se acepta h 

Refuerzo por flexión 

Refuerzo paralelo al lado largo 

Rige CM + CV; se obtuvo p = p = 0.00236 
mín 
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d = 6S- S- O.S X 1.27 

(suponiendo barras # 4) 

A = pbd 
S 

2 
= 0.00236 x 100 x 59.4 = 14.02 cm /m 

con barras # 4 
100 a 

127 S 
9.06 S = = = cm A 14.02 

S 

con barras # S 
198 

14. 1 # S(ii)14 S = = usar cm 14.02 

7 Refuerzo paralelo al-lado corto (rige CM + CV) 

"'J" 

18t/m2 

2 
reacción neta = 18t/m 

d = 6S-5-1.5x1.27 = 

Momento total en 
la sección crítica 

= 

S8.1 cm 

2 
18x0.8 x3.S 

2 

Momento en la franja central, por 
metro de ancho: 

2 
20. 16 x - 2-=+'--

3
-.-

5 
= 7. 33 t-m/m 

Refuerzo en la franja central: 

MR 733000 

bd2 = 100x5S.12 

resulta p = p , 
m1n 

2 
= 2.17 kg/cm m 

Usar # S Ía) 14 cm en todo el ancho de 3. S m 

2SO 
' 

= 20.16 

t-m 



COMENTARIOS 

EJEMPLO 13 
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1. Se trata de la zapata para una columna interior de una estructura 

simétrica, por lo que bajo CM + CV el momento es prácticamente nulo 

y, por otra parte, el incremento en la carga axial por sismo es des

preciable. 

2. Se supone que la presión de diseño del suelo se obtuvo según el in

ciso 3.3.1 de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño y Cons 

trucción de Cimentaciones, y que se trata de un material limoso 

esencialmente cohesivo. Para el diseño de la zapata, se desprecia 

la excentricidad accldental de la carga P bajo CM + cv. 

3. Se supone que en este ejemplo el ~fecto de la carga viva es pequeño 

comparado con el de la carga muerta, por lo que en el análisis se 

usó la misma carga viva en las combinaciones CM + CV y CM + CV + CA. 

En rigor, para la primera combinación habría que aplicar la carga 

viva máxima, y para la segunda, la carga viva instantánea. 

4. De acuerdo con 3.3.1c) de las Normas citadas en el comentario 2. 

S. Al revisar la resistencia a fuerza cortante de una zapata, primero 

debe comprobarse si puede ser considerada como elemento ancho de 

acuerdo con 2.1·.5 a)II. La zapata del ejemplo no está en ese caso, 

pues su ancho {2m) es menor que cuatro veces su peralte efectivo 

(4 x 54.4 = 218 cm). Por consiguiente, se revisa con el criterio 

que se aplica a vigas (2.1.5 ai). 

6. En lugar de aumentar el peralte podría aumentarse la cuantía p. 

7. V~ase 4.4.1. 
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DISEi~O DE UN !-\ARCO DUCTIL 

2 D/\TOS 

~ 
,..., , r 
L,J ' L,f 1 l.~ 

1 
1 1 

1 1 

1 
1 

1 
1 

1 1 

1 
1 

1 
1 
1 

1 1 

o r , r 
1 r 

l J l 1 .. 
1 
1 

1 1 
1 1 
1 1 
1 1 
1 1 
1 1 

¡ 1 1 
1 r , n ' r 

u u 
~ -<$-

1 
Nivel 1~;~ 0 0- -0-

9 

8 
1 

7 1 

6 
' 

5 

4 

3 

2 

'1 
-- .,J_ --

; 

r 
l. 

u 

r 
l.. 

h 1/50 

8.00 

VIgas 

-Principales 
---Secundarias 

Sección 
(cm x cm) 

30x80 
25x65 

Espesor de losas 10 cm 

8.00 

-X 

-0- SecciÓn columnas 

(cm xcm) --.--
3.10 35x55 

-1-
3.10 35x55 

- -

3.10 45x80 

- r 

3.10 45x80 

- r 

3.10 55x105 

- 1-

3.10 55x105 

- -
3.10 65x120 

- :-

3.10 65x120 

- 1-

3.10 75x125 

- ¡-

4.00 75x125 

---c.. 

~--1--
6.00 

·- -----1- .. ___ _j, __ __¡ 

6.00 6.00 
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6.00 Dimensiones,en m 
Los claros y alturas son entre 
P.-iP.S 



Acciones 

Edificio para oficinas 

Grupo B 

Zona III 

Q ~ 4 

Carga viva máxima en azotea 

Carga viva instantánea en azotea 

2 
100 kg/m 

2 
70 kg/m 

Carga viva máxima en nivel típico 250 

Carga viva instantánea en nivel típico180 

Factor de carga (CM + 

Factor de carga (CM + 

Materiales 

Concreto clase 1 

Acero de refuerzo 

CONSTANTES 

CVmáx) F 

CVins + CA) F 

' . 2 f ~ 250 kg/cm 
e 

2 
f ~ 42(:10 kg/cm 

y 

f* ~ 0.8f' = 0.8 X 250 = 
2 

200 kq/cm 
e e 

f" = 0.85f* ~ 0.85 x 200 2 = 170 kg/cm 
e e 

Flexión: 

o.1 R o. 7 1250 

e 

e 

p ' m1n 
= ___ ..:c:..-

f 
y 

--------- = 0.002635 
4200 

f" 

= 
= 

2 
kg/m 

2 
kg/m 

1.4 

1.1 

4800 p o. 75 .., 0.75 e 
rnáx 

= ~ X--- X "b f f + 6000 
170 

Q. 75 X 42oQ X 

f 
4200 ..L. = = 24.71 f" 170 

e 

Flexocompresión: 

p - = 0.01; m1n 

0.04; 

"mín 

'\náx 

y 

= prnín 

0.04 

y 

f 
_Y_ 

~ o .o 1 
4200 

0.2471 ----·· ~ 

f" 170 e 

4200 
0.9882 --~ 

170 
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3 

DIMENSIONPJ1IENTO DE LAS VIGAS DEL NIVEL 2, Ml~CO B 

Dimensionamiento por flexión 

EJEMPLO 14 

h 3/50 

lt. 
Diagramas de momentos provenientes de los análisis bajo cargas muerta y viva máxima 
ICMyCVmáxl 

1 Si~étrico 
' 

20 -? 
t-mf ·r· -
10 ·-

o \ 

1 

1 

1 

.-J. 
CMtCVmÓK -19.8\ 

{C'-4 tCVmÓx)l.4 -27.73 

CM+CVmóx 

13.92 

19.49 

Bajo cargos muerta y viva instantánea 

11' 
1 

~ Á 

1 

1 

1 

1 
--Y'-

CM+CvtS 19.21 

CMtCVt-$ -54.35 

(CMtCVtS)l.1 21.1:3 

(CMtCVtSI1.11 ~59.78 

-16.16 

-22.62 

ep
i 

1 

1 
-v' -- -

-18,11 

-25.35 

(CM+CV inst.) 

--.¡' 

1 

1 
1 

1 

1 

J 
-50.55 21.42 

22.21 -53.38 

-55.60 23.56 

24.43 -58,72 

255 

13.84 

19.38 

y sismo (S) 

-q>-

1 

' 

1 

1 

-18.02 

- 25.23 

-53.27 

21.47 

-58.60 

23.62 

t-m 
t- m 

t- m 
t- m 
t- m 
t -m 
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4 Cálculo del refuerzo longitudinal 
Obtención del brazo interno mínimo (corresponde al momento máximo) 

}a 1 
1 
1 . - 5 

Con Mmax = 59.78 x 10 kg-crn 

'mi" l ;M/bd2 
= 59.78 X 10

5
/30 

2 
X 75.8 

2 
= 34.68 kg/cm• 

p = 0.0105 ( fig 3 de las Ayudas de Diseño) 

M 

A = pbd 0.0105 30 75.8 = 23.88 
2 = X X cm 

S 

10
5
/0.9 z = 59.78 X X 23.88 X 4200 = 66.23 

z u 
= 

rnín FR A f 
S y 

S En el resto de la viga, y para los dos lechos, el refuerzo se calcula usando 
el brazo interno mínimo por medio de la expresión 

M M 2 
A 

u u 
0.3994 (cm) = = M 

S FR z 
mín 

f 0.9 X 0.6623 X 4.2 u 
y 

·ion de M está en ton-m 
u 

)• (::P QJ .? 

6 

cm 

J 
2.9 

T 

80 80 ~ ~ d' 7 5.8 

7 

d' 74.9 

~~_l 
¡---3=-0=-----1 

SecciÓn A-A 

O Borra# 8 

e Borra# 6 
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T 30 

• 1 
Secc10n 8-8 

Dimensiones, en cm 



1 

Envolvente de mementos, Mu (t-rn) 

-~ 
1 

~-: nT 
. 1121.13 

20 -

10 

o 

U• 

o 
u 
~§~ 
"' E -u 

"' <( 

1 

1 
1 
• 
1 

1 

' 

1 

1 

LLJ59.78 

As 
(-j 

?.3.08 

Asl+l 8.44 

1 2 30 

1 

' N\v 
2 lli 1 ~5#8 

1 y-2;>;<8+1#6 
1 

l 170 
-, 

-

8 

-<P-
I 

24.43 

¡· 
1 

1 

1 - 55.60 
' 

1 
-58.72 

' 

22.21 23.45 

7.78 9.76 9.41 

• 1 230 ' 230 

l 1 ~A 

' "'-. 4#8' "-. 5#8 
y-2#8 y-2;>;<8+1;>;<6 . 

1 
1 lA 170 : 170 

+L 
Re fuerzo 1 ongitudlna 1 
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. ' . :metnco 
r---
·~ 

- 58.60 

23.40 

7.74 9.43 1 Si~étrico 

• 1 230 - -.¡<- -
" 1 r-e 1 

' "-4;>;<8 '-5#8 ' 
,_..-2#6 y-2#8+1#6 • 

L.. a 
1 

1 

1 
170 

1 l 

Dimensiones 1 en cm 



Dimensionamiento por fuerza cortante 
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Diagramas de fuerzas cortantes provenientes de los análisis (sin factor de carga) 

' . Bajo cargos muerto y vivo mox1mo 

20 

1 

10 

o 

' l 
'--

CM+ CVmÓx 15.00 

(CM+CVmÓx)1.4 21.00 

9 Bajo sismo (S) 

20 
t 

10 

o 

-

-

-

-S -S -{¿)1.1 
(S )1.1 

13.94 

13.94 

15.33 

15.33 

-
CM+CVmÓx 

.__ 

10.70- 9.30 

14.98-13.03 

-S 

-S 

13.60 

19.04 

-

13.94 

13.94 

15.33 

15.33 

-

l 

1 

14.32 

20.05 

-,"-,-

1 

1 

J 
14.24 

14.24 

15.66 

15.66 
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-Q>s· , . 
~etnco 

CM+CVmÓx 

10.02- 9.99 

14.03-13.99 

-S 

-S 

14.28 

19.99 

14.24 

14.24 

15.66 

15.66 

, 
l 
' 

' 

1 

' 

1 

t 
t 



cálculo del refuerzo transversal (estribos verticales) 

EJEMPLO 14 
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Las fuerzas cortantes de diseño, V , se obtendrán del equilibrio de la 
u 

viga, de acuerdo con el inciso 5.2.4 de las Normas. 

10 Momentos resistentes en los extremos de las vigas, sin factores de reduc

ción y con el esfuerzo en el acero de tensión de 1.25 f : 
y 

Supóngase z = 0.95d 

T 
l 

5.1 

A,o25.35 

75.8 (cmZ) 74.9 80.0cm 

A,,12.99 

4.2T 
M = 1.25 A5 f Z R y 

1.25 X 12.99 X 4200 X 0.95 X 75.8 = 4 911 000 kg-cm 

( +) 
MR = 49.11 t-m 

(-) 
~ 

1.25 X 25.35 X 4200 X 0.95 X 74.9 = 9 470 000 kg-cm 

94.70 t-m 
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Cuando el sismo actúa hacia la derecha, el equilibrio de la viga y los 

diagramas de momento flexionante y fuerza cortante son como se indica a 

continuación: 

49.11 

Mu, en t-m 

(-) 

94.70 
__ 1lL__,.L...,¡t.-'-

' ' -y . -y 

o ~ 
t 12.93 

20 !- 17.32 

L 37.45 

·¡1'- 41.85 ' 
40 

.. ·-1-- - . --yL,--

VeR 1 VeR 2 

l ! 

t t Envolvente 

37 45 

' 
41.85 41.85 ....¡ 

260 
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La fuerza cortante de diseño por sismo es, en toda la viga, menor que la 

mitad de la fuerza cortante de diseño total (envolv~nte de Vul, por lo que 

sí se tomará en cuenta la contribución del concreto a la resistencia 

(inciso 5.2.4 de las Normas) 

12 Para valuar la contribución del concreto, se tornarán conservadoramente 

las siguientes cuantías de refuerzo longitudinal de tensión: 

13 

para M(+) p = 0.00446 (2 # 8) 

para M(-) p 0.00902 (4 # 8) 

Revisión de la sección de 80 x 30 cm por fuerza cortante y cálculo de la 

separación de estribos en los extremos: 

vu = 41 850 kg 

O. 7 FRbd (0.2 + 30p) >rt;; 
8 354 kg 

= 0.7 x o.8 x 30 x 74.9 (0.2+30x0.009l lzoo 

Límites para Vu (inciso 2.1.5b): 

2FRbdlt* = 2x0.8x30x74.9x/200 = 50 840 kg > Vu, por tanto, se acepta la e 

sección de 80x30 cm. 

1 . 5 F Rbd 1 f~ = 1. 5x0. 8xJOx74. 9x hao 38 130 kg < Vu, lueg~ la separación 

máxima debe ser 0.25d 

Con estribos No 3 de dos ramas se tiene: 

S = 

S == 

FR A f d F A f 
V y R V y < 

V - V 3.5 b 
cR u 

0.8x1.42x4200x74.9 

41 850-8364 

f 
y = O. 8x 1. 42x4200 

3.5x30 

10.7 cm 

= 45.4 cm 

0.25d = 0.2Sx74.9 = 18.7 cm 
261 
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cálculo de la separación de estribos en la zona central 

V = 37 450 kg 
u 

V 
2

= 0.7x0.8x30x75.8 (0.2 + 30 
cR 

kg 

EJEMPLO 14 

h 10/50 

1.5 F bd v'f* = 1.5x0.8x30x75.8x 
R e 

X 0.00446) V200 = 6011 

hoo = 38 59o kg > v , 
u 

luego, la separación 

máxima debe ser 0.5d. 

Con estribos No 3 de dos ramas: 

S = 
0.8x1.42x4200x75.8 

37450-6011 

45.4 cm 

= 11.5 cm 

0.5d = 0.5 x 75.8 = 37.9 cm 

14 Colocar en toda la viga est # 3 de dos ramas~10 cm 

(rige) 

15 Refuerzo transversal por confinamiento (según sección 5.2.3 de las Normas) 

En cada extremo de los miembros, sobre una distancia de dos peraltes medida 
a partir del paño del nudo, la separación de estribos cerrados verticales 
no debe exceder de los valores siguientes: 

0.25d = 0.25x74.9 = 18.7 cm 

8~ = 8x1. 90 = 15.2 cm 

24 d 
E 

24x0.95 22.8 cm 

30 cm 

Rige la separación PO! resistencia est # 3~ 10 cm en toda la viga. 

Los estribos quedarían corno se indica en las figuras que, en páginas ante
riores, representan las secciones A-A y B-B de la viga. 

El primer estribo se colocará a 5 cm de la cara de la columna. 

La localización del remate del estribo debe alternarse de uno a otro. 
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DIMENSIONAMIENTO DE.LAS COLUMNAS 1B y 2B DE LOS ENTREPISOS 1-2 Y 2-3 

16 Columna lB entrepiso 1-2 

Fuerzas y momentos internos en condiciones de servicio (fuerzas en t y 
momentos en t-m) 

X 
e 
o 
u 
u 
QJ 
~ 

o 

>-
e 
o 
u 
u 
Q) 
~ 

o 

-e 
u -... 
QJ 

> 

' 
e 
o ·-u 
u 
Q) ... ·-o 

CM+CV mÓx 

.-----... 10.04 

9.97 

... 
"-._/ 

12.89 

~o 

o 

"-..../ 
o 

+ 
270.3 

t 
::::::270.3 

CM+CVinst 

~ 8.98 - 8.91 

11.52 

~o - o 

-"-._/ 
o 

+ 
254.7 

t 
::::::254.7 
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Sismo en direcciÓn X Sismo en direcciÓn Y 
hacia la izquierda 

~ 13.29 

12.86 

-"--.../ 
16.29 

~ 0.28 - 0.53 

~ 

"--.../ 
1.50 

+ 
82.14 

t 82.14 

~o - o 

o 

~ 10.77 - 33.64 

-"'-.../ 
66.62 

+ 
o 

t o 
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17 Obtención del refuerzo necesario por flexocompresión bajo caroas muerta y 
viva máxima 

18 Efectos de esbeltez 

3 
Rigideces relativas (I/L en cm ) 

Dirección X 

N2 

Nl 

8859 

2133 

2133 

10990 

N2 1600 

N l 1600 

Dirección Y 

30190 

1600 

39380 

1600 

30520 

Revisión para ver si pueden despreciarse los efectos de esbeltez 

a) Dirección X 

Longitud efectiva 

Extremo superior 1/J 
8 859 + 14 180 

= 10.8 
2133 

1/J 
14 180 + 10 990 

Extremo inferior 
2133 

11. 8 

En vista de que las cargas verticales no causan desplazamiento lateral por 
ser una estructura simétrica en geometría y cargas, se procede como si los 
extremos estuvieran restringidos lateralmente (inciso 1.3.¿b) 

De la fig 1.1a de las Normas: 

k= 0.97; H' = 0.97x230 = 223.1 cm 

Los efectos de esbeltez pueden despreciarse si: 

H'/r < 34-12 M
1
/M

2 
(inciso 1. 3. 2b) 

H'/r = 223.1/0.3x75 = 9.92 

El miembro se deforma con curvatura doble, por lo que el signo de 
negativo y el segundo miembro de la desigualdad resulta mayor que 
tanto, los efectos de esbeltez pueden despreciarse. 
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19 

19 

b) Dirección Y 

Longitud efectiva 

Extremo superior ~ = 

Extremo inferior ~ = 

30190 + 39380 

2 X 1,600 

30520 + 39380 

2 X 1600 

de la fig l.la de las Normas: 

= 21.7 

:: 21 .. 8 

k= 0.98; H' = 0.98 X 230 = 225.4 cm 

H'/r < 34-12 M
1
/M

2 
H'/r = 225.4/0.3 X 125 = 6.01 

M
1 

= M
2 

=O, por lo que, según 1.3.2b), M
1
/M

2 
= 1.0 

34.12 M
1

/M
2 

= 34-12 = 22 > H'/r 

luego, los efectos de esbeltez se desprecian 

Dimensionamiento del refuerzo 

P = 1.4 X 270.3 = 378.4 t 
u 

Me= Fab M2b + FasM2s 

Momento Me en la dirección X 

M
2

. = 1.4 X 12.89 = 18.05 t-m 
DX 

EJEMPLO 14 
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{e e 1 • 1) 

pero M
2

b > P {0.05 h) = 378.4 x 0.05 x 0.75 = 14.19 t-m {según 1.3.2d) 
. X- U 

rige M
2
bx = 18.05 t-m 

M = O 
2sx 

sustituyendo en la ec. 1.1: 

pero 

M =1.0 X 18.05 + 1.0 X 0 = 18.05 t-m 
ex 

Momento M en la dirección Y 
e 

M~b O 
4 y 

M > P {0.05 h) = 378.4 X 0.05 X 1.25 = 23.65 t-m 
2by- u 

M =O 
2sy 
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M = 23.65 t-m 
cy 

En resumen, se dimensionará con los valores siguientes: 

P = 378.4 t; e 
M ex --= 18.05 

378
_
4 

= 0.0477rn; 
23.65 

e = = 0.0625m 
y 378.4 U X 

e /h = 0.0477/0.75 = 0.064; 
X 

e./h = 0.0625/1.25 = 0.050 
y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15 

Tanteo 1. Supóngase p = p , = 0.01 
rn~n 

1 = (-- + --'---
PRx PRy 

q • = 0.247 (calculada en el apartado "CONSTANTES") 
·nun 

1 -1 
--) 
p 

Ro 

Con refuerzo distribuido en la periferia y d/h = 0.9, en la fig 13 

(2. 15) 

de las Ayudas de Diseño, para los valores de e/h y q anteriores se obtiene: 

K.= 1. 09; K = 1. 11 
X y 

PR = FR Kbh f" 
e 

PRx = 0.8 X 1.09 X 125 X 75 X o. 170 = 1390 t 

p = 0.8 X 
Ry 

1. 1 1 X 75 X 125 X 0. 170 = 1415 t 

p = F (bhf" + A f ) 
Ro R e S y 

Á 0.01 75 125 93.75 
2 

= X X = cm 
S 

P 0.8 (75 X 125 X 0.170 + 93.75 X 4.2) 
Ro 

1590 t 

sustituyendo en la ec. 2.15 

1 1 1 -1 
PR = (1390 + 1415 - 1590 ) 1254 t > Pu = 378.4 t luego, rige P = Prnín 

(fue suficiente un tanteo) 

Obtención del refuerzo necesario por flexocompresión bajo cargas muertas, 
viva instantánea y sismo 

Efectos de esbeltez 

Revisión para ver si pueden despreciarse los efectos de esbeltez 

a) Dirección X 

Efectos debidos a las deformaciones causadas por la carga vertical 

H' = 223.1 cm 
H'/r=9.92 
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El elemento se deforma en curvatura doble, por lo que se cumple que 

H'/r 

y, por tanto, pueden despreciarse.los efectos de esbeltez. 
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21 Efectos debidos a las deformaciones causadas por las fuerzas laterales 

22 

20 

Los efectos de esbeltez que causan estas deformaciones pueden despreciar
se si 

Desplazamiento de entrepiso 
h 

< 0.08 V 

Desp. de entr./h 

V 

1. 35 
310 

o o 00435 

w 
u 

o.o8 
w 

u 

338.7 
= 0.08 X 4229 > 

Desp. de ent 
= 0.0064 - h 

por tanto, los efectos de esbeltez .se desprecian. 

b) Dirección Y 

Efectos debidos a las deformaciones causadas por la carga vertical 

H' = 225.4 cm 
H'/r = 6.01 
M

1 
= M

2 
e O 

34-12 M
1
/M

2 
= 22 > H'/r luego, los efectos de esbeltez se desprecian 

Efectos debidos a las deformaciones causadas por las fuerzas laterales 

Desp. de entr. = 
h 

1. 42 
310 

= 0.00458 

0.08 
V 

w 
u 

= 0.08 X 340.6 
4229 

Desp. de entr. = 0.00644 > - h 

por tanto, se desprecian los efectos de esbeltez 

Dimensionamiento del refuerzo 

23 Se dimensionará considerando la flexocompresión principal en la dirección 
X, y después se revisará en la dirección Y. Esto se realizará en el ex
tremo inferior de la columna por ser allí mayores los momentos. 

Flexocompresión principal en dirección X 

24 1) Si la fuerza axial que causa el sismo en dirección X es de compresión 
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25 Caso 1.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces la 
calculada 

26 

27 

26 

28 

pero 

rige 

rige 

pero 

rige 

' P = 1.1 (254. 7 + l.7x 82. 14) =· 433.8 t 
u 

Momento M en la dirección X 
e 

M2bx = 1. 1 x 1 l. 52 = 12.6 7 t-m 

M2b > p (0.05 h) = 1.1 X 254.7 X 0.05 X 0.75 = 10.51 t-m 
X- U 

M,b = 12.67 t-m 
~ X 

M2sx 1.1 x 16.29 = 17.92 t-m 

M = 12.67 + 17.92 = 30.59 t-m (F = F = 1.0) 
ex ab as 

M > P (0.05 h) = 433.8 x 0.05 x 0.75 = 16.27 t-m (de acuerdo con ex- u 
2.1.3a) 

M = 30.59 t-m 
ex 

Momento M en la dirección Y 
e 

M2by o 

M > P (0.05 h) = 1.1 X 254.7 X 0.05 X 1.25 = 17.51 t-m 2by - u 

M 2sy 
1.1 (1.5 + 0.3 x 66.62) = 23.63 t-m 

M = 17.51 + 23.63 = 41.14 t-m (F = F = 1.0) 
cy ab as 

M ~ > P (o:os h) = 433.8 x 0.05 x 1.25 =27.11 t-m (según 2.1.3a) 
cy u 

M = 41. 14 t-m 
e y 

En resumen, se dimensionará con la carga y momentos siguientes: 

p = 433.8 t; e = M /P = 30.59/433.8 =0.0705 m; e = 41.14/433.8 
u x ex u y =0.0948 

e /h= 0.0705/0.75 = 0.094; e /h = 0.0948/1.25 = 0.076 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15: PR 
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PRx 

+--
p 

Ry 
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q - = 0.247 
·nun 

2 
A = 93.75 cm 

S 

(refuerzo uniformemente distribuido en la periferia y d/h = 0.9) 
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En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, entrando con los valores de e/h y q 
anteriores, se obtiene: 

K 
X 

PRx 

p 
Ry 

PRO 

= 

= 

= 

sustituyendo 

0.8 X 

0.8 X 

K = 1. 06 
y 

1.1 X 125 

1 .06 X 75 

0.8 (75 X 125 X 

en la e c. 2. 15: 

X 75 X o. 170 = 1402 t 

X 125 X o. 170 = 1352 t 

o. 170 + 93.75 X 4. 2) = 1590 t 

1 1 1 -1 
PR = (-14-02 + 135 ;¡- 1590 ) = 1214 t > Pu = 460.9 t luego, rige p = pmín 

(fue suficiente un tanteo) 

25 Caso 1.2) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada 

:"'-,.. 

p = 1 . 1 (254.7+ 82. 14) = 370.5 t u 

M = Fab M2b + F M e as 2s 

Momento M en la dirección X e 

M = 30.59 t-m (del caso 1.1, pues ahora P es menor) 
ex u 

Momento M en la dirección Y 
e 

M = 41.14 t-m (del caso 1.1) 
e y 

En resumen, se dimensionará con los valores siguientes 

p 
u 

370.5 t, e = 30.59/370.5 = 0.0826 m e = 41.14/370.5=0.1110 m 
X ' y 

e /h = 0.0826/0.75 = 0.11; e /h = 0.1110/1.25 = 0.089 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec 2. 15 

1 -1 p = + --- ) 
R p p 

PRO R.v; Ry 
{2.15) 

Tanteo 1. Supóngase p = 93.75 
2 

prnín = 0.01 {A = cm ) 
S 
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q mín = 0.247 

(refuerzo uniformemente distribuido en la periferia y d/h = 0.9) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, entrando con los valores de e/h y q 
anteriores, se obtiene: 

K = 0.97 
X 

K = 1.03 
y 

P = 0.8 X 0.97 X 125 X 75 X 0.170 = 1237 t RX 

P 0.8 X 1.03 X 75 X 125 X 0.170 = 1313 t 
Ry 

PRO 1590 t 

Sustituyendo en la ec 2.15 

p = 
R. 

1 1 1 -1 
12 37 + 1~- 1590> = 1063 t > Pu = 370.5 t luego, rige 

P = pmín (fue suficiente un tanteo) 

24 2) Si la fuerza axial que causa el sismo en dirección X es de tensión 

25 Caso 2.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada 

29 

30 

29 

pero 

p 
u 

H 
e 

= 1.1(254.7- 82.14) = 189.8 t 

Momento M en la dirección X 
e 

M2bx = 12.67 t-m 

M > P (0.05 h) = 10.51 t-m (se calculÓ en el caso 1.1) 2bx- u 

rige M2bx = 12.67 t-m 

pero 

rige 

M =17.92 t-m 
2sx 

M = -12.67 + 17.92 = 5.25 t-m 
ex 

M > P (0.05 h) = 189.8 x 0.05 x O. 75 = 7.118 t-m (según 2.1.3a) ex- u 

M 
ex 

7. 118 t-m 

Momento M en la dirección Y 
e 

M ~ O 
2by 
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pero M2 > P (0.05 h) = 17.51 t-m (se calculó en el caso 1.1) by u 

M 
2sy 

23.63 t-m 

M = 17.51 + 23.63 = 41.14 t-m 
cy 
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pero M > P (0.05 h) = 189.8 x 0.05 x 1.25 = 11.86 t-m (según 2.1.3a) 
cy- u 

rige M 
cy 

41. 14 t-m 

En resumen, se dimensionará con los datos siguientes 

P = 189.8 t; e = 7.118/189.8 = 0.0375 m; e = 41.14/189.8 = 0.217 m 
U X y 

e /h = 0.0375/0.75 = 0.050; e /h = 0.217/1.25 = 0.17 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15: 

1 1 1 -1 
PR (-- + --- ) 

p 
PRy p 

Rx Ro 

Tanteo 1 . su::óngase p = Pmín = 0.01 

e 
"rnín 

= 0.247 

(A 
S 

2 
= 93.75 cm ) 

(2.15) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h y q, 

se obtiene: 

K = 1.12; 
X 

K = 0.85 
y 

PRx 

p 
Ry 

0.8 X 1.12 X 125 X 75 X 0.170 = 1428 t 

0.8 X 0.85 X 75 X 125 X 0.170 

p = 1590 t 
Ro 

Sustituyendo en la ec. 2.15 

1084 t 

1 1 1 -1 
PR = ( 

1428 
+ 1084 - 1590 ) = 1006 t > Pu = 189.8 t luego, rige 

p = p ~ 
m~n 

(fue suficiente un tanteo) 

25 Caso 2.2) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces la cal

culada. 

P 1.1 (254. 7 -1.7x 82.14) = 126.6 t 
u 

M 
e 

Momento M en la dirección X 
e 
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M = 5.25 t-m (del caso 2.1) 
ex 

t; 20/50 

pero M > p (0.05 h) = 126.6 x 0.05 x o. 75 = 4. 75 t-m (según 2.1 .3a) 
ex- u 

rige M = 5.25 t-m 
ex 

Momento M en la dirección Y 
e 

M 41.14 t-m (del caso 2.1) 
e y 

En resumen, se dimensionará con los datos siguientes 

P = 126.6 t; e = 5.25/126.6 =0.0415 m; e 
U X y 

41.14/126.6 

e /h = 0.0415/0.75 = 0.0553 e /h 0.325/1.25 = 0.26 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15 

= ( _1_ + 
PRx 

1 -1 
--) 
p 

Ro 

Tanteo 1. Supóngase p = p 
mín 

0.01 (A = 93.75 cm
2
)' 

S 

o - 0.247 "'mÍn -

0.325 m 

(2.15) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores ante:riores de e/h y q,. 
se obtiene: 

p 

K = 1.1; K = 0.66 
X y 

PRx = 0.8 X 1.1 X 

p 
Ry 

0.8 X 0.66 X 

p 
Ro 

1590 t 

Sustituyendo en la ec. 

1 1 
PR = (1402 + 841.5 

pmín (fue suficiente 

125 X 75 

75 X 125 

~. 15 

1 --- ) 
1590 

X 0.17 1402 t 

X 

-1 

0.17 = 841.5 t 

785.7 t > p = 99.46 t luego, rige 
u 

un tanteo) 

Revisión con la flexocompresión principal en dirección Y 

24 1) Si la fuerza axial que causa el sismo en dirección X es de compresión 

25 Caso 1.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces la 
calculada. 
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P = 1.1 (254. 7 +1.7x 0.3 x 82.14) = 326.2 t 
u 
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Momento M en la dirección X 
e 

pero 

rige 

pero 

rige 

M2bx = 12.67 t-rn 

M > Pu (0.05h) = 10.51 t-rn (se calculó en el caso 1.1 correspon-
2bx -

diente a la flexocompresión principal en la dirección X) 

M2bx = 12.67 t-rn 

M = 1.1 
2sx 

X 0.3 X 

M = 12.67 + 5.38 
ex 

M > P (0.05 h) 
ex- u 

M = 18.05 t-rn 
ex 

16.29 = 5. 38 t-rn 

= 18.05 t-m 

326.2 X 0.05 X 0.75 12.23 t-m (según 2.1.3a) 

Momento M en la dirección Y 
e 

pero 

pero 

rige 

M2by = o 

M
2

by > Pu (0.05 h) = 17.51 t-rn (se calculó en el caso 1.1 corres

pondiente a la flexocornpresión principal en la dirección X) 

M
2
sy 1.1 (66.62 + 0.3 x 1.50) = 73.78 t-rn 

M = 17.51 + 73.78 = 91.29 t-rn 
e y 

M > P (0.05 h) = 326.2 x 0.05 x 1.25 = 20.39 t-m (de acuerdo con 
cy u 

2.1.3a) 

M =91.29t-m 
e y 

En resumen, se revisará con los datos siguientes: 

P = 326.2 t; e = 18.05/326.2=0.0553rn; e = 91.29/326.2 = 0.280 m 
U X y 

e /h = 0.0553/0.75 = 0.074; e /h = 0.280/1.25 = 0.224 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15 

1 
= (-- + 

PRx p 
Ry 

1 -1 
-) 
p 

Ro 
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Tanteo 1. Supóngase p 

q , = o. 247 
""llll.n 

O. O 1 (A 
S 

2 
93.75 cm) 
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En la f~g 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h y q, 
se obtiene: 

K = 1.11; 
X 

p 
Rx 

0.8 X 

p 
Ry 

0.8 X 

p = 1590 t 
Ro 

!: = 0.72 
y 

l.ll. X 125 

o. 72 X 75 

sustituyendo en la ec. 2.15 

X 75 X 0.170 = 1415 t 

X 125 X o. 170 = 918 t t 

( 1 _;_1_ 
PR = 1415 + 918 

-1 
-

1590
) =856.8t > Pu = 326.2 t 

luego, rige p = pmín (fue suficiente un tanteo) 

25 Caso 1.2) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada 

P = 1.1 (254.7 + 0.3 X 82.14) = 307.3 t 
u 

Momento M en la dirección X 
e 

M = 18.05 t-m (del caso 1.1, pues ahora P es menor) ex u 

Momento M en la dirección Y 
e 

M = 91.29 t-rn 
e y (del caso 1 . 1) 

En resumen, se revisará con los datos siguientes: 

p = 307.3 t; 
u 

e 
X 

18.05/307.3 = 0.0587rn, e = 91.29/307.3 = 0.297 m 
y 

e /h = 0.0587/0.75 
X 

0.078, e /h = 0.297/1.25 
y 

Aplicación por tanteos de la ec 2.15 

1 
=(-- + 

PRx p 
Ry 

1 -1 
--) 

p 
Ro 

Tanteo 1.Supóngase p = prnÍn = 0.01 

q , = 0.247 
""llll.n 
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En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h y 
q, se obtiene: 

K = 1.05; 
X 

K = 0.70 
y 

p 
Rx 

0.8 X 1.05 X 125 X 75 X 

PRy = 0.8 X 0.7Q X 75 X 125 X 

p = 
Ro 

1590 t 

Sustituyendo en la ec. 2.15 

1 1 1 -1 
= '1339 +892.5 - 1590) 

0.170 = 1339 t 

o. 170 = 892.5 t 

807.5 t > p = 307.3 t 
u 

luego, rige p Prnín (fue suficiente un tanteo) 

24 2) Si la fuerza axial que causa el sismo en dirección X es de tensión 

25 2.1) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a la calculada 

P 1.1 (254.7-0.3x82.14) =253.1 t 
u 

Momento M e~ la dirección X 
e 

M2bx = 12.67 t-rn 

pero M > P (0.05 hl = 10.51 t-m 
2bx- u 

rige 12.67 t-m 

M = 1.1 X 0.3 X 16.29 = 5.376 
2sx 

M 12.67 - 5.376 = 7.294 t-m 
ex 

t-m 

pero M > p (0.05 h) = 253. 1 X 0.05 X 0.75 = 
ex u 

rige M = 9.491 t-m 
ex 

Momento M en la dirección Y 
e 

M2by = o 

pero M > P (0.05h) = 17.51 t-m 
2by- u 

M = 1.1 (66.62 + 0.3 X 1.50) = 73.78 t-m 
2sy 
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M = 17. 51 + 73.78 = 91.29 t-m 
e y 

pero M = > p (0.05 
e y u 

h) = 253. 1 X 0.05 X 1. 25 15.82 t-rn (según 2.1.3a) 

rige M = 91.29 t-rn 
cy 

En resumen, se revisará con los valores siguientes: 

p = 253. 1 t; 
u 

e 
X 

9.491/253.1 = 0.0375 m; e = 91.29/253.1 = 0.361 m 
y 

ex/h = 0.0375/0.75 = 0.05; e /h = 0.361/1.25 = 0.29 
y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15 

(-1-
PRx 

1 +-
p 

Ry 

1 -1 
) 

Tanteo 1. Supóngase p = p = O. O 1 (A rnín s 

"rnín = 
0.247 

2 
93.75cm) 

(2.15) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h y 
q, se obtiene: 

K = 1.12; 
X 

p = 0.8 
Rx 

p = o.s 
Ry 

p = 1590 
Ro 

X 

X 

Sustituyendo en 

t 

K = 0.63 
y 

1 . 12 X 125 

0.63 X 75 X 

la ec. 2. 15 

1 
PR = (1428 + 803.2 

X 75 X 0. 170 = 1428 t 

125 X 

1 

1590 

o. 170 = 803.2 t 

-1 
) = 759.7 t > P = 253.1 t luego, 

u 

rige p P (fue suficiente un tanteo) 
rnín 

25 Caso 2.2) La fuerza axial debida al sismo se toma igual a 1.7 veces la 

calculada. 

p 1.1 (254.7 -1.7x 0.3 x 82.14) = 234.1 t 
u 

Momento M en la dirección X 
e 
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M = 7. 294 t-m 
ex (del caso 2. 1) 
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pero M > P (0.05h) = 234.1 x 0.05 X 0. 75 = 8. 779 t-m (según 2.1 .3a) ex- u 

rige M = 8. 77.9 t-m 
ex 

Momento Me en la dirección Y 

M = 91.29 t-m (del caso 2.1, pues ahora P es menor) cy u 

En resumen, se revisará con los valores siguientes 

p = 234.1 t; 
u e = 8. 7791 234.1 = O. 0 375m; 

X 
e = 91.29/234.1 = 0.390 

y 

e /h = 0.0375/0.75 = 0.050; 
X 

e /h = 0.390/1.25 = 0.312 
y 

Aplicación por tanteos de la ec. 2.15 

P = ,_1_ + 
R p 

Rx 

-1 
) 

Tanteo 1. Supóngase p = p ~ = 0.01 
rrun 

q = 0.01 X 4200/170 = 0.247 

(A 
S 

2 
= 93.75 cm ) 

(2. 15) 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño, con los valores anteriores de e/h y q, se 
obtiene: 

K = 1 . 1 2; K = o. 59 
X y 

PRx = 0.8 X 1. 12 X 125 X 75 X o. 170 = 1428 t 

p = 
Ry 

0.8 X 0. 59 X 75 X 125 X o. 170 = 752.2 t 

p 
Ro 

= 1590 t 

sustituyendo en la e e 2. 15: 

PR = ( 1~28 + 752.2 - 1~90 ) -1 = 713.9 t > pu = 226.0 t 

por tanto, rige p = pmín (fue suficiente un tanteo) 

Se acepta p = 0.01 (A = 93.75 crn
2
), que s'e suministra con 12 # 10 (95.04 crn

2l, 
distribuidas uniforrne~ente en la periferia. 
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En la forma semejante, se calculó el refuerzo necesario para la columna 2B 
del entrepiso 1-2 y para las 1B y 2B del entrepiso 2-3. En todas ellas fue 
suficiente suministrar el refuerzo mínimo ( p p _ = 0.01). Las áreas de 
refuerzo de dichas columnas, correspondientes a l~§ndiámetros de barras se
leccionadas son .las siguientes: 

Entrepiso Sección 
Columna 1B columna 2B 

(crn2) 2 (cm) A p q A (cm ) p q 
S S 

1-2 75 X 125 95.04 0.0101 0.25 95.04 .0.0101 0.25 

2-3 65 X 120 83.64 0.0107 0.26 83.64 0.0107 0.26 

31 Resistencia mínima a flexión de las colwnnas gue se están diseñando (inciso 
5.3.2) 

La resistencia a flexión de las columnas en un nudo debe satisfacer la con
dición siguiente: 

donde: 

l:M 
e 

l:M 
g 

Í: M > 1.5 l: M 
e g 

suma de los momentos resistentes de diseño de las columnas 
que llegan a ese nudo, referidos al centro del nudo 

suma de los momentos resistentes de diseño de las vigas que 
llegan al nudo, referidos al centro de éste. 

Nudo 1B del nivel 2 

32 1) Si el sismo actúa de derecha a izquierda (causa fuerza axial de compre-
sión en la columna) 

MÍnimo momento resistente de diseño de la columna 1B del entrepiso 1-2 

33 Caso 1.-1) La fracción de la fuerza axial debida al sismo se toma igual a .l. 7 
veces la calculada 

p = 1.1 (254.7 +1.7x 82.14) = 433.8 t 
·u 

p 
u 

K = --"=---=-
u FR b h f~ 

= 
433.8 

-::--;::---:;-;;.;:.---::;-;:,.---;:-~;-;:- = o . 3 4 
Q.8 X 125 X 75 X 0.170 
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Caso 1.2) La fracción de la 
calculada 

fuerza axial debida al sismo se toma i~ual a la 

p 
u 

1.1 (254. 7 + 82.14) = 370.5 t 

370.5 
K = 0.8 X 125 X 75 X 0.170 = 0 · 29 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño con q = 0.25 y K= 0.29 se obtiene R = 0.18, 
que corresponde al momento mínimo 

M = F R bh
2 

f" 
R e 

2 
M = 0.8 X 0.18 X 1.25 X 0.75 X 1700 = 172.1 t-m e 

Para la columna 1B del entrepiso 2-3 se obtiene: 

M = 118.6 t-m 
e 

Momento resistente de diseño de la viga que llega a este nudo 

M = 67.36 t-m (momento negativo) 
g 

118.6 t-m 

,r--
N2 ~ J 67.36 

'---..... 
172.1 t-m 

t-m 

E M = 118.6 + 172.1 = 290.7 t-m 

" 
1.5 M = 1.5 x 67.36 = 101.0 t-m <E M 

g e 

luego, se cumple la condición de 5.3.2 

32 2) Si el sismo actúa de izquierda a derecha (causa fuerza axial de tensión 
en la columna) 

Mínimo momento resistente de diseño de la columna 1B del entrepiso 1-2 

33 Caso 2.1) La fracción de la carga axial debida al sismo se toma igual a la 
calculada 

p =1.1 (254.7-82.14)=189.8t 
u 

K = -::--=--1.!.:8::.:9~·c.::8:._,..,....----,c= 
0.8 X 125 X 75 X 0.17 = 0.15 

Caso 2.2) La fracción de la carga axial debida al sismo se toma igual a 
1.7 veces la calculada 
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P = 1.1 (254. 7 -L.7x 82.14} = 126.6 t 
u 

126 .6 
K = 

0.8 X 125 X 75 X 0.17. 
= o. 099 

En la fig 13 de las 1\ytrlas de Di~eño con q = 0.25 y K = 0.099 se obtiene 

R; 0.135, que corresponde al momento mínimo 

2 
M = 0.8 X 0.135 X 1.25 X 0.75 X 1700 = 129.1 t-m e 

Para la columna lB del entrepiso 2-3 se obtiene 

M = 95.84 t-m 
e 

Momento resistente de diseño de la viga que llega a este nudo (1B del nivel 2) 

N2 

M = 35.34 t-m 
g 

95.84 1-m 
.......--
~ ) 35.34 

(momento positivo} 

l:M 
e 

1-m 1.5 ¿ M 
cr 

95.84 + 129. 1 = 224.9 t-m 

= 1.5 X 35.34 53.01 t-m < ¿ M 
e 

~ luego, se cumple la condición de 5.3.2 
129.1 1-m 

Nudo 2B del nivel 2 

32 1} Si el sismo actúa de derecha a izquierda (causa fuerza axial de compre
sión en la columna} 

Procediendo en forma semejante a como se hizo en el nudo lB, para la columna 
2B del entrepiso 1-2 se obtiene 

M = 180.7 t-m 
e 

y para la columna 2B del entrepiso 2-3 

M = 131.0 t-m 
e 

Momento resistente de diseño de la viga 1-2 que llega a este nudo 

M = 35.34 t-m (momento positivo} g 

Momento resistente de diseño de la viga 2-3 que llega a este nudo 
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M ~ 67.36 t-m (momento negativo) 
g 

EJEMPLO 14 

h 29/50 

131.0 1-m 

-----
EM ~ 131.0 + 180.7 = 311.7 t-m 

e 

35.34!-m ( +) 67.36 t-m 

-.....___# 

1.5 EM =1.5 (35.34 + 67.36) = 154.0 t-m < E M 
g e 

luego, se cumple la condición de 5.3.2 

180.7 1-m 

2) Si el sismo actúa de izquierda a derecha (causa fuerza axial de tensión 
en la col urnna) 

Para la columna 2B del entrepiso 1-2 se obtiene: 

M = 180.7 t-m 
e 

y para la columna 2B del entrepiso 2-3, 

M = 131.0 t-m 
.e 

Momento resistente de diseño de la viga 1-2 que llega a este nudo 

M = 67.36 t-m (memento negativo) 
g 

Momento resistente de diseño de la viga 2-3 que llega a este nudo 

M = 35.34 t-m (momento positivo) 
g 

131.0 1-m 

-----
67.36 1-m ( + ' 35.34 1-m 

...._...... 
180.7 1-m 

EMe= 131.0 + 180.7 = 311.7 t-m 

1.5E M = 1.5(67.36 + 35.34) = 154.0 t-m <E M 
g e 

luego, se cumple la condición de 5.3.2 

Por tanto, es suficiente la resistencia a flexión de las columnas que 
llegan a los nudos 1B y 2B del nivel 2. 

Dimensionamiento por fuerza cortante 

La ~uerza cortante de diseño se obtendrá a partir del equilibrio de la 
columna en su altura libre, suponiendo en cada extremo su momento máximo 
resistente (sin F8 ). 
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Columna 18 entrepiso 1-2 

p = 1. 1 [254.7+ 1.7(82.14)] 433.8 t 
u 

433.8 0.27 K = 
75x125x0.170 

En la fig 13 de las Ayudas de Diseño con r¡ 
se obtiene 

0.25 y el valor anterior de K, 

R = 0.18 

'=' R b h
2

f" = 
e 

2.30m 

2 
0.18 x1.25x0.75 x1700 = 

215.2 t·m 
~ -

215.2 

vu = (215.2 + 215.2)/2.30 = 187.1 t 

-"-..__.../ 

215.2 '·m 

Para valuar la contribución del concreto, se tomará la cuantía co~respon
diente a cuatro barras# 10 (de acuerdo con 2.1.5 III y con el arreglo de 
barras adoptado, el cual se muestra más adelante en una figura) 

p 
4 X 7.92 

125 X 69.8 
0.00363 

( 2. 17) 

V = 0.8 X 125 X 69.8 (0.2+30 X 0.00363) /200 = 30490 kg = 30.49 t 
cR 

Revisión por fuerza cortante de la sección de 125 x 75 cm 

Límite para V (inciso 2.1.5b) 
u 

2 F bd /f* = 2 X 0.8 X 125 X 69.8 X ¡20Q = 197400 kg 
R e 

>V = 187.1 t por tanto, ~e acepta la sección de 125 x 75 cm 
u 
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Separación de estribos 

Con estribos del n 5 

A = 4 X 1.98 = 
V 

0.8 X 7.92 
~~ = 

187100 

f 
y 

3.5 b 

de cuatro ramas 

7.92 
2 

cm 

X 4200 X 69.8 

- 30490 

EJEMPLO 14 
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(2.21) 

= 11.9 cm (rige) 

Pero la separación no debe ser ~yor que ninguno de los valores siguien
tes: 

a) 
3.5 

f 
y 

b 
= 

0.8 X 7.92 X 4200 
3.5 X 125 = 60.8 cm 

1.5 F bd /f* = 1.5 X 0.8 X 125 X 69.8 X /200 = 148100 kg = 148.1 t 
R e 

b) 0.25 d 

< V = 189. 1 t 
u 

0.25 x 69.8 = 17.45 cm 

luego, la separación máxima debe ser: 

Por fuerza cortante, se usarán estribos # 5 de cuatro ramas a cada 11 cm. 
Sin embargo, debe revisarse además que el refuerzo transversal cumpla con 
los requisitos mínimos de 5.3.4 

Requisitos mínimos para el refuerzo transversal 

Según las secciones 5.3.4 y 4.2.3, en todo el elemento la separación entre 
estribos no debe exceder de ninguno de los valores siguientes 

(850/lf 
y 

db= (850;/4200 ) 3. 18 = 41.7 cm 

48 d = 48 X 1.59 = 76.3 cm 
e 

h ~ /2 
mln 

75/2 = 37.5 cm 

rige S = 37.5 cm 

Separación de estrjbos en los extremos de la columna (sec 5.3.4) 

Arriba y abajo de cada unión con trabe, en una cierta longitud medida a 
partir del respectivo plano de intersección, la suma de áreas de estri
bos y grapas, A en cada dirección de la sección de la columna no será 

Sh menor que 
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0.3 
A 

(_3_-1) 
A 

e 

f' 
e 

f 
y 

f' 
e 

s h , ni que 0.12 
e f 

y 

S h 
e 
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Esta revisión se realizará despejando s y suponiendo los estribos # 5 de 
cuatro ramas que se consideraron al revisar por fuerza cortante. 

S < 

S < 

Ash = 

A 
g 

A = 
e 

h = 
e 

o 3(~-. A 
e 

A 
sh 

0.12 f' 
e 

f 
y 

h 
e 

4 X 1. 98 = 

125 X 75 

7.92 

9375 

(125-4) ( 75-4) 

121 cm 

h 
e 

cm 

cm 

2 

2 

8591 
2 

cm 

sustituyendo 

S < 

S < 

-~7~·~9~2~x~4~2~0~0 ____________ _ = 40.2 cm 
(
9375 

0.3 
8591 

- 1 )250 X 121 

7. 92 X 4200 -::--:-::-::...::...=-::-::-:--='7::-:- = 9 • 1 6 cm 
0.12 X 250 X 121 

Para cumplir con la segunda condición, se eligen estriboS # 5 de cuatro 
ramas a cada 9 cm. 

Según las Normas, la separación no debe ser mayor que ninguno de los tres 
valores siguientes 

-la mitad de la obtenida como 
máxima para todo el elemento= 37.5/2 = 18.7 cm (inciso 4.2.3) 

-la cuarta parte de la menor 

dimensión transversal de la 
columna = 75/4 = 18.7 cm (5.3.4b) 

-10.0 cm (5.3.4b) 

La longitud en la que se colocarán estos estribos no será menor que nin
guno ·de los tres valores siguientes 
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-la dimensión transversal máxima de la columna 

-un sexto de su altura libre ; 230/6 

-60.0 cm 

125.0 cm 
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Rige 125 cm; por tanto, deben colocarse estribos # S de cuatro ramas a cada 
9 cm en toda la longitud de la columna. En la figura siguiente se propone 
una distribución de estribos. Se indica el refuerzo transversal que resultó 
necesario según el dimensionamiento en la dirección X; en un caso real ha
bría que dimensionar el refuerzo transversal también en la dirección Y. El 
refuerzo que se muestra consta, en la parte ·central, de seis ramas de estr! 
bo en la dirección X (en cada extremo hay. dos barras a causa de que se so
breponen parcialmente dos estribos); sin ~mbargo, fuera de la parte central 
sí consta de cuatro ramas que es el número minirno que puede usarse. 

125 

75 

Ü# 10 
Dimensiones, tn cm 

Estribos # 5 de cuatro ramas @ 9 cm 

Refuerzo transversal en columnas 



EJEMPLO 14 

h 34/50 

REVISION DE LAS UNIONES VIGA-COLUMNA 1B y 2B DEL NIVEL 2 

unión 1B del nivel 2 

65 r------=-=-------1 
A 

1 

1 
-----~-----

' 1 

1 

1 
1 
1 
1 

' 

1 

1 
1 
1 

_____ j _____ 

) 
' 75 

1 

' 1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

1 
1 

1 

' 

-®----- --, 
1 

75 

1 
' 

-G)-
1 

'< ;>- 80 

12.99 cm2 

130 125 

-----L-

Planta 

Dimensiones, en cm 
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Revisión por fuerza cortante V 

T1 

C1 

V 

Diagrama de cuerpo libre 

Para el cálculo de V, se supone que existen puntos de inflexión a media 
altura de las columnas que llegan al nudo y que actúa, en el extremo de 
la viga, el máximo momento resistente valuado sin F y con el esfuerzo 
en el acero de tensión igual a 1.25 f R 

V 

~Punto de 

inflexión supuesto 

3.10m ) (-) 

M.=94.70 t-m 

/Punto de 
/ inflex1Ón supuesto --V 

y 

V = 94.70 
3. 1 o 30.55 t 

Obtención de la fuerza cortante, V , en un plano horizontal a media al
u 

tura del nudo: 

30.55 t 

-----<~T1 =A 5 (1.25)fy=25.35x1.25x4.2=133.l t 

V u =133.1-30.55 = 102.6 t 
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El nudo no está confinado, por lo que la resistenCia de .diseño a fuerza 
cortante se tomará igual a 

donde 

4. 5 F /f* be h 
R e 

b 9 ancho efectivo del nudo 

(incisos 5.4.2 y 5.4.3) 

h dimensión transversal de la columna en la dirección de la fuerza 

El ancho efectivo, be, se ~Jw~rá como la menor de las siguientes cantida
des. 

a) el promedio del ancho de la o las 
vigas consideradas y la dimensión 
transvezsal de la columna normal 
a la fuerza 

b) el ancho de la o las vigas mas h 

sustituyendo 

30 + 122.5 
2 

= 76.25 cm (rige) 

30 + 70 = 100.0 cm 

b 8 h = 4.5 X 0.8 X /200 X 76.25 X 70.0 = 271700 kg > V 
u 

luego, se a~eptan las dimensiones del nudo 

Refuerzo transversal mínimo 

Puesto que el nudo no está confinado, en él se usará en forma conserva
dora el mayor refuerzo transversal que se obtuvo para los extremos de 
las columnas que llegan a la unión. En este caso, los refuerzos trans
versales de las dos col~~as resultaron prácticamente iguales (est # S 
de cuatro ramas a cada 9 cm). Se recuerda que en el ejemplo se dimen
sionó el refuerzo transversal considerando sólo la dirección X y que en 
un caso real habría que revisar en la dirección Y también, 

Anclaje del refuerzo 

En las figuras que siguen se muestran detalles de la disposición y an
claje .del refuerzo; la revisión se realizó de acuerdo con la sección 
5.4.4 de las Normas. 

Barras horizontales a tensión que terminan con ~~ doblez a 90 grados 
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Barras de lecho superior ( S # 8) 
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Según 3.8, el radio interior de doblez no será menor que los valores si
g~ientes: 

a) 

f 

60 lf' 
e 

4200 

60 ,/250 
(2.54) = 11.24 cm (rige) 

b) norma NOM B6 para la prueba 
·de 'doblado (2.5 db) = 2.5(2.54) = 6.35 cm 

La distancia, paralela a la barra, entre la sección crítica (plano exter
no del núcleo de la columna según 5.4.4) y el paño externo de la barra 
en el doblez, se tornará corno la mayor de las siguientes 

0.9 X 0. 076 ~ f 
0.9 X 0.076 X 2.54 X 4200 a) y 

46.15cm 
,.ffO /250 e 

(rige) 

b) 15 cm 

e) 8 ~ = 8 X 2. 54 = 20.32 cm 

El tramo recto después del doblez no será menor que 12 db 

12 ~ = 12 x 2.54 = 30.48 cm 

Barras de lecho inferior ( 2 # 8 y 1 # 6) 

Los requisitos de anclaje de las barras #. 8 son los mismos que para las 
del lecho superior. A· la barra # 6 se le dará el mismo radio de doblez 
que a las # 8; y sólo se modificará el tramo recto después del doblez. 

12 ~ = 12 x 1.90 = 22.8 cm 

Continuando con los requisitos del inciso 5.4.4, los diámetros de las 
barras de la columna que pasen rectas a través del nudo deben cumplir 
con la relación siguiente: 

sustituyendo 

h (viga)/~ (barras de columna) > 20 

h (viga) = 80.0 cm 

db (barras de columna) = 3.18 cm 
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/ 
h (viga Vd (barras de columna) = 80/3.18 = 25. 2 > 20 por lo que se aceptan 
los diáme~ros d~ las barras empleadas en la columna. 

8 juegos 
de 3 est 
#5@ 
9cm 

juegos de 
3 est#5 

@ 9cm 

12 

(30 

/ 

A 

-~ 

db 

.5) 

--.-
-

b 12 d 

(22. 9) 

-

E 
-

E V 
1//~ 

t 

E 

E 

E 
1-

t 

t 

t ~ 
E 

1 E 

65.0 --l 
"'61.0> __ 46.2__ -¡ \ 

tlT-· 
~ L 

1 L 
S 

1 l h 
B 

1 3 
L 

1 L 
S 

1 S 
h s 11 l 

JI ~ 
h 

-- ~ 

11 L 
11 s ll 

~ '11 -~r _L.. - ---

, _________ 75.0 

Unión viga columna l-B del nivel 2 
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' A 
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u u u 
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' 75 

30 

/~o o o' 

~-
~---- --- ----

~/ 

p o 

1 

b ~ 

o o o 1~ / 
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_.--En el nudo 8 juegos d e 
m 3 estribos # 5 @ 9 e 

: 

i--

Q 
1 

1 

---' 

1 
---i 

"'1 
1 

Refuerzo longitudinal 
la columna, 12 # 10 

Dimensiones en cm 

Corte A- A 

30 

Unión viga- columna 1- B del nivel 2 
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Unión 28 del nivel 2 

.A 

----------
1 
1 

' ' 1 
1 
1 

.,::.. 1 
1 
1 
1 
1 
1 

' 1 

' -----------

V 

30 

11 

1 

' ' ' 1 

' ' 1 

' ' 1 

' 1 
1 
1 
1 

?'--""" 
12.99 cm 2 

1 30 
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80 

l 

--1·---L--r-:¡ _·-=_-=_-;}o 125----0-

30 1 

75.0 

1 

-®-
' 

J 
Plante 

Dimensiones, en cm 
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Revisión por fuerza cortante V 

c2-

T2-

V 
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- T¡ 

-e, 

Diagrama de cuerpo libre 

Las fuerzas que actúan en el nudo se obtienen con el mismo criterio que 
para el nudo 18 

3.10m 

V 

'--Punto de 
inflexión supuesto 

(+! 
M•'49.11 t-m 

( ' (-) JI M0 ,94. 70 t-m 

rPunto de 
r inflexión supuesto --'--• 

V 

V -
- _4.:..;9::..:·.:..11.:.._+__::.9...:.4.:..:. 7_:0::_ = 46.39 t 

3.10 

Obtención de la fuerza cortante, V , en un plano horizontal a media al
u tura del nudo: 

46.39 

- T1 =C1=25.35xl.25x4.2=133.1 t 

Vu=68.2+133.1-46.39=154.9 1 
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El nudo no está confinado, por lo que la resistencia de diseño a fuerza 
cortante es 

4.5 F .fi* 
R e 

b h 
e 

(incisos 5.4.2 y 5.4.3) 

el ancho efectivo, b , se tomará como la menor de las siguientes cantida
e 

des 

a) el promedio del ancho de la o las 
vigas consideradas y la dimen-

30+122.5 
sión transversal de la columna ~ 76.25 cm (rige) 

2 
normal a la fuerza 

b) el ancho de la o las vigas más h 30 + 70 ~ 100.0 cm 

sustituyendo 

b h ~ 4.5x0.8x /200 x76.25x70 ~ 271700 k9 > V 
e u 

por tanto, se aceptan las dimensiones del nudo 

Refuerzo transversal mínimo 

Debido a que el nudo no está confiz~ado, se continúa el refuerzo transver
sal que resultó para los extremos de Ias columnas (estribos # 5 de cuatro 
ramas a cada 9 cm)~ véase "Refuerzo transversal mínimo" del nudo 1-B 

Anclaje del refuerzo 

De acuerdo con el segundo párrafo de 5.4.4, los diámetros de las barras 
de vigas y columnas que pasen rectos a través del nudo deben cumplir con 
las relaciones siguientes: 

sustituyendo 

h (columnas)/ ~ (barras de viga) ~ 20 

h (viga)/ ~ (barras de columna) > 20 

h (columna) ~ 65 cm 

~ (barras de viga) ~ 2. 54 cm 

h (viga) ~ 80.0 cm 

~ (barras de columna) ~ 3.18 cm 

h (columna)/ db (barras de viga) ~ 65/2.54 ~ 25.6 > 20 

h (viga)/ db (barras de columna) ~ 80.0/3.18 ~ 25.2 >20 

42 por tanto, se aceptan los diámetros de las barras seleccionadas para vigas 
y columnas. 
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1. El ejemplo está basado en el capítulo S de las Normas Técnicas Com

plementarias. SÓlo se ilustra el dimensionamiento de las vigas del 

nivel 2 del marco largo central, de una columna del entrepiso 1-2, 

y de dos uniones viga-columna del nivel 2. 

2. Las escuadrías propuestas de vigas• y columnas son las necesarias 

para que las deformaciones laterales de entrepiso debidas a fuerza 

cortante no excedan de 0.006 veces la altura de entrepiso (art 209 

del Reglamento); se obtuvieron por tanteos a partir de análisis 

bajo fuerzas laterales, y cumplen con los requisitos geométricos de 

S • 2 • 1 )' S . 3 • 1 

3. El momento negativo exterior de la viga 1-2 es mayo::-· que el negativo 

interior debido a que el extremo 2 de la viga baja con respecto al 

extremo 1, por ser mayor la deformación axial de las columnas del 

eje 2 que la de las columnas del eje 1 (la carga axial en las colum 

nas del eje 2 es mayor que en las del eje 1). 

4. En una obra se debe procurar usar el menor número posible de diáme

tros distintos de barras de refuerzo. Para las vigas del ejemplo 

se usaron sÓlo barras N° 8 y N° 6 como refuerzo longitudinal y N° 3 

para estribos. De acuerdo con estos diámetros y suponiendo sólo 

una capa de barras de refuerzo negativo, y una de refuerzo positivo, 

se valuÓ un peralte efectivo, d=75.8 cm. El recubrimiento libre se 

supuso de 2 cm, según el inciso 3.4 de las Normas. 

5. Los brazos internos mínimos se tienen en las secciones de momento 

máximos; en ellas las fuerzas de tensión y de compresión que forman 

el par resistente son máximas, y, por tanto, es máxima la profundi

dad, a, del bloque de esfuerzos de compresión, y mínimo el brazo 

interno d-O.Sa. Al usar los brazos mínimos en otras secciones de 

la viga, .se obtienen áreas de acero ligeramente mayores que las que 

resultarían si éstas se calcularan en cada una de ellas. Por otro 

lado, al suponer el brazo constante a lo largo de la viga, el área 
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de refuerzo necesaria varia linealmente con el momento de diseño 

(A = KM ) . Con esta suposición se puede obtener por separado el 
S U 

momento resistente de una barra, o de un grupo de barras, y sumar 

estos valores para dar el momento resistente total necesario. Lo 

anterior simplifica el corte de barras y la revis.ión de los requisi

tos de anclaje, ya que permite usar directamente la envolvente de 

momentos de diseño, M , para estos fines. En el ejerr~lo se calculó 
u 

un brazo interno mínimo para valuar tanto el refuerzo negativo como 

el positivo. Los peraltes efectivos (74.9 y 75.8 cm) resultan li

geramente distintos porque el refuerzo negativo incluye dos paquetes 

que requieren más recubrimiento. 

6. En rigor, por ser monolíticos con la losa, las vigas bajo momento 

positivo podrían trabajar como vigas T. Sin embargo, para el cálc~ 

lo del refuerzo, en general no se justifica tomar en cuenta lo an

terior y basta considerar secciones rectangulares. 

7. Las dos barras a medio peralte son para cumplir con el requisito de 

4.1.3. Pueden ser # 3 6 4 

a. Los cortes de barras se definieron aplicando las disposiciones de 

anclaje de la sección 3.1 de las Normas, con la salvedad de que al 

revisar que a cada lado de una sección de momento máximo la longi-

tud de las barras sea al m~nos Ld (regla III), se supuso que la ar

ticulación plástica adyacente a una columna abarca un peralte efec

tivo y, por tanto, que las barras deben ser capaces de fluir en una 

sección que dista un peralte efectivo de la de momento máximo. La 

barra N° 6 de refuerzo positivo que se agregó en las zonas próximas 

a las columnas es para lograr que el moment.o resistente positivo sea 

al menos igual a la mitad del negativo (sección 5.2.2). 

9. Se usa sola la fuerza causada por el sismo para revisar el tercer 

párrafo de 5.2.4. 
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10. Para valuar V , es suficiente calcular los momentos M en la forma 
u R 

indicada. 

11. La envolvente de fuerzas cortantes de diseño, V , se obtiene de con-
u 

siderar la acc~ón del sismo hacia la derecha y también hacia la iz-

quierda. Dicha envolvente resultó simétrica debido a que las cargas 

y los refuerzos por flexión son simétricos. 

12. Son las cuantías que dan las barras que continúan en toda la viga 

13. Reducción de 30 por ciento en VCR según 2.1.Sa, por ser el peralte 

mayor de 70 cm. 

14. En los extremos rige s=10.7 cm; en la zona central, s = 11.5 cm. Se 

optó por usar s = 10 cm en toda la viga. 

15. Se revisará que el refuerzo transversal calculado por resistencia 

cumpla con los requisitos para confinamiento de la sección 5.2.3. 

16. Se supone que las fuerzas y momentos internos mostrados ocurren en 

el mismo instante (al dimensionar por flexocompresión se requieren 

parejas de valores de P y M que sean simultáneas) . Sin embargo, se 

debe estar consciente de que esta condición sólo se podría lograr si 

se realizara un análisis paso a paso de la estructura bajo un cier

to sismo. Si se efectúa un análisis dinámico modal espectral, las 

fuerzas y momentos que se obtienen son valores probables que resul

tan de combinar las respuestas máximas de los distintos modos, las 

cuales no ocurren en el mismo instante. El suponer que las fuerzas 

y momentos internos son simultáneos es aceptable cuando domina am

pliamente uno de los modos, como ocurre en la mayoría de los edifi

cios comunes, pues en ellos domina el primer modo. El efecto del 

sismo en una dirección cuando ~ste actúa en la dirección normal se 

debe a la torsión de entrepiso. 
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17. Primero se revisará totalmente bajo CM + CVmáx y después bajo 

CM + CV. + sismo. 
1.nst 

18. Para calcular los momentos de inercia, I, se consideraron secciones 

rectangulares'no agrietadas. Es una forma aproximada de proceder 

que se basa en que el aumento de rigidez debido a la losa se corr.pen

sa aproximadamente por la disminución causada por el agrietamiento. 

19. Debido a que bajo CM + CV - no hay desplazamiento lateral. max 

20. Esta revisión es semejante a la realizada bajo CH y cv .,.. , en vista 
max 

de que la carga vertical por sí sola no causa deformación lateral. 

21. Cuando, como en este ejemplo, se limitan las deformaciones laterales 

de entrepiso a 0.006 h, y la flexión general es despreciable (edifi

cios no esbeltos) los efectos de esbeltez por movimiento lateral pue-

den despreciarse si V/vi > 0.075 (ya que 
u- 0.08 V/W = 0.006, si 

u 
V/W = 0.075). En el ejemplo, V/W = 338.7/4229 

u u = 0.08, y el edifi-

cio no es esbelto en la dirección X, por lo que podría omitirse la 

revisión de los efectos de esbeltez por fuerza lateral; sin embargo, 

a fin de ilustrar el procedimiento, sí se revisan dichos efectos de 

esbeltez. 

22. El desplazamiento de entrepiso (1.35 cm) se obtuvo multiplicando por 

O= 4 el desplazamiento calculado en el análisis de la estructura; 

cluye la deformación de entrepiso causada por la fuerza cortante y 

el efecto de la flexión general del edificio debida al acortamiento 

de columnas por carga axial. 

in 

23. Se ha llamado flexocompresión principal la que contiene el 100 por 

ciento del efecto del sismo. Se sugiere que el dimensionamiento 

comience en la dirección más desfavorable, que normalmente es aquélla 

en que el momento por sismo es mayor y es menor lu dimensión tranE 

versal de la sección. En el ejemplo no es evidente cuál es la direc-

298 



ción más desfavorable, y se supuso que sería la dirección x. 

EJEMPLO 14 

h 47/50 

24. Para la columna en estudio, es necesario revisar dos situaciones cau 

sadas por el sismo: cuando el sismo origina compresión, y cuando 

causa tensión, con el correspondiente cambio de signo en los momen

tos. Normalmente rige la primera de·ellas, pero es necesario revisar 

también la segunda. En dicha coiumna, el sismo no causa fuerza axial 

cuando actúa en la dirección Y. En caso que sí originara fuerza 

axial, corno ocurre en una columna de esquina, habría que tomar en 

cuenta el 30 por ciento de su valor; esta fuerza axial podría ser 

tensióno compresión, según el sentido del sismo en Y, y habría que 

revisar ambos casos. 

25. De acuerdo con la sección 5.3 de las Normas, es necesario considerar 

el valor de la carga axial de sismo obtenida del análisis y, por otra 

parte, 1.7 vecesde dicho valor, y debe dirnensionarse con el más des

favorable de los dos. La expresión completa de P es la siguiente: 
u 

1.1 { 254.7 +l.7f 1.0 (82.14) + 0.3 (O)]} 

La cantidad 1.0 (82.14) es el 100 por ciento de la fuerza axial 

causada por el sismo cuando actúa en la dirección X; la cantidad 

0.3 ( o ) es el 30 por ciento de la fuerza axial causada por el 

sismo cuando actúa en la dirección Y. 

26. Se torna la fuerza axiiil causada sólo por las cargas muerta y viva 

instantánea,254.7 t 

27. En general, cuando el sismo actúa en una dirección provoca flexión en 

las columnas también en la dirección normal a causa de la torsión del 

entrepiso. En la columna lB, el sismo no causa flexión en la direc

ción x cuando actúa en la dirección Y , porque forma parte del marco 

central (eje B), el cual en la dirección X no se ve afectado por la 

torsión de entrepiso; en otras columnas, p. ej. la 1A, sí se genera 

momento de flexión en la dirección X cuando el sismo actúa en la di-
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rección Y y se debe incluir el 30 por ciento de su valor, de acuerdo 

con la sección 8.8 de las Normas T. C. para Diseño por Sismo (consúl

tese el ejemplo 10 de este Manual). 

28. La cantidad 0.3 x 66.62 es el 30 por ciento del momento en la direc

ción Y causado por el sismo cuando actúa en esa dirección. Debido a 

que se está considerando que. la flexocompresión principal es en la 

dirección X, se toma el 100 por ciento de los efectos del sismo cuan

do éste actúa en la dirección X, y el 30 por ciento de sus efectos 

cuando actúa en la dirección Y. véanse la sección 8.8 de las Normas 

T.C. para Diseño por Sismo y el ejemplo 10 de esta serie. 

29. Los valores de M2b, M
2

s y Pu (0.05 h) son los mismos que se calcula

ron cuando la carga de sismo es de compresión. 

30. En la columna 1B, el sismo causa tensión cuando actúa de izquierda a 

derecha; para esta condición el momento que produce (17.92 t-m) es de 

sentido opuesto al debido a las cargas verticales (12.67 t-m). 

31. Esta re~isión debe realizarse en cada dirección en que se forman mar

cos. Al revisar en una dirección, no es necesario considerar los 

efectos del sismo cuando actúa en la otra dirección. El ejemplo sólo 

incluye la revisión en la dirección X. 

32. De acuerdo con el inciso 5.3.2, la; revisión de la resistencia mínima 

a flexión debe realizarse para los dos sentidos en que puede actuar 

el sismo. El sentido mas desfavorable es aquél para el cual es míni

mo el cociente ¿ M j¿M • 
e g 

33. De acuerdo con la sección 5.3.2 de las Normas, es necesario considerar 

el valor de la fuerza axial de sismo obtenida del anál~sis, y, por 

otra parte, 1.7 veces dicho valor, a fin de escoger el que conduce 

al menor momento resistente de la columna. 
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e 

derecha a izquierda, debido a que la fuerza axial causada por el 

sismo es muy pequeña en las columnas del eje 2. 
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35. También aquí deben considerarse los dos sentidos del sismo y los 

valores sencillo e incrementado de la fuerza axial que aquél causa 

en la columna, a f1n de llegar al máximo momento resistente. En el 

ejemplo resultó que la condición que lleva al máximo momento resis 

tente corresponde al sismo actuando de derecha a izquierda (com

presión en la columna) y con 1.7 veces la fuerza axial de sismo 

calculada; ocurrió así porque la falla de la columna es de tensión 

(está abajo de la falla balanceada) . 

36. Para estimar el peralte efectivo, (69.8 cm) se supuso que los es

tribos serían del N° 5. 

37. En el ejemplo, por sencillez se omitió el incremento en VCR debido 

a la compresión axial. En general, ;se justifica tomar en cuenta 

dicho incremento sólo cuando al despreciarlo resulte una separación 

de estribos muy pequeña. Además, debe tenerse presente que en 

columnas de marcos dúctiles suele regir la separación de estribos 

necesaria para confinamiento del núcleo, corno ocurrió en el ejemplo. 

Cuando, por efecto del sismo, la fuerza axial en la columna sea de 

tensión, debe siempre tornarse en cuenta la disminución de VCR' de 

acuerdo con 2.1.5 a) III. 

38~ Para revisar el nudo por fuerza cortante, debe suponerse, por un 

lado, que se forma una articulación plástica en la viga, sin que se 

articulen las columnas y, por otro lado, que se forman articulacio

nes plásticas en los extremos de una de las columnas que llegan al 

nudo. Es necesario proceder así porque de antemano no se sabe cuál 

de las dos situaciones es más desfavorable. La formación de arti-

culaciones plásticas en los extr~rnos de una columna puede ser pro

piciada por la presencia de muros divisorios en los entrepisos ady~ 

centes a aquél donde está la columna. En el ejemplo sólo se ilus-
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tra el caso en que aparezca articulación plástica en la viga. En 

una situación real, si el proyectista de la estructura juzga que hay 

riesgo significativo de que se articulen las columnas, debe tomar 

en cuenta esta condición al revisar la unión. 

39. El momento resistente de la viga (94.7 t-m) se valuÓ en el apartado 

"c.3lculo del refuerzo transversal" de la parte de este ejemplo co

rrespondiente al dimensionamiento de las vigas por fuerza cortante. 

Se escogió el momento resistente negativo, y no el positivo, porque 

puede de~strarse que el momento mas desfavorable, para revisar la 

unión por fuerza cortan te, es 1~1 mayor de los dos. 

40. Como dimensiones del nudo.se usaron los promedios de las dimensiones 

correspondientes de las dos columnas que llegan a la unión; p. ej. 

122.5 cm= 0.5 (120 + 125). 

41. Las barras más críticas de la viga en cuanto a anclaje son las del 

lecho superior. Se tomó la dimensión de la columna de arriba (65 cm), 

porque las dimensiones del núcleo del nudo al nivel de las barras 

superiores corresponden mas bien al núcleo de tal columna. 

42. En las vigas de los niveles superiores en las que ya no se cumpla el 

requisito h(col)/db (barras de viga) ~ 20, por ser más pequeñas las 

secciones de las columnas, habrá que usar diámetros menores que No 8 

para el refuerzo de las vigas, p. ej. barras del N° 6. 
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DATOS 

-cp- ~ 
-$- -T-

1 1 

-e?- -

' 1 

-$-+---
~o 1 

Columnas 70 x 50 cm 

Peralte efectivo d = 36 cm 

Espesor de losa h = 40 cm 

Factor de carga (CM + cv máx 
Factor de 

) 

carga (CM + cv. 
1nst 

Materiales 

-

-

5.00 

F = 
e 

.+ S) 

2 
f' = 250 kg/cm (concreto clase 1) 

e 
2 

f = 4200 kg/cm 
y 

~ ~ ~ 
r _T_t_ • 

1 
1 1 

• - - 1 --
., 

1 1 1 

1 

-+--+-
5.00 1 5:0~ 

Dimensiones, en m 

SecciÓn de 
columnos,cm2 

7.00 

7.00 

65 X 45 { r----.,-----,---,-3.0Q 

~- 3.00 
N2 --

3.00 
70 x50 

3.00 
,. ¡,... ,. ¡,... -

7.00 1 7.00 1 1.4 

F = 1.1 
e 
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CONSTANTES 

f* 0.8f' 2 
= = 0.8 X 250 = 200 kg/em · 

e e 

f" 0.85f* 0.85x200 170 kg/em 
2 

= = = 
e e 

(por 

lf* = 1200 = 14.14 
e 

0.7 ¡¡; 
e 

Pmin = 
f 

y 

2 
ser f* < 250 kg/cm ) 

e 

o. 7 h5o 
---:-::-:-::- = o . 00 2 6 3 5 

4200 

Pmáx = 0.75 pb 

f" o. 75 _e_, 4800 =(O. 75) 170 
f f +6000 4200 

y y 

EJEMPLO 15 
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(ec. 1.7) 

(ee. 2.3) 

4800 
--~~~-- = 0.01429 
4200 + 600 

3 REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA INTERIOR, 2B 

4 Fue=zas y momentos internos en condiciones de servicio 

22.67 22,67 t-m 21.22 21.22 t-m 33.22 

~ :10.77 

! + j 33.22 t- rn 

35.66 
V= 38.69 t V= 36.45 t 

• 

Bajo carqas muerta 
y viva rnáxuna 

Bajo cargas muerta 
y viva instantánea 

Propiedades geornétri~as de la conexión 

e,+ d 

e, 

~------ -- --..., 
1 
1 

Se ce ión 
crítica----......_~ 

' 
1 

1 

' 
1 

D :} 
1 1 
L __________ _¡ a·---'-

1 CAB~ 
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Por sismo 

(fig 2.1 de las Normas) 

/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

~'--------------Ya 

V= O 

1 
A.-"--



5 

el 70 cm 

c2 50 cm 

el + d 70 

c2 + d = so 

el + 

CAil 2 

+ 36 106 cm 

+ 36 86 cm 

d 
106 

2 
= 53 cm 

2 x 36(70 + 50 + 2x36) = 13 820 
2 

cm 

a 1 -
1+0.67 / (c

1
+ d)/(c

2 
+d) 

a 0.4266 

1 - -----~~==~-
+ o. 67 11 06/86 

3 d3 d (c
2 

+ 
2 

d (e + d) (e + d) d) (e 1 + d) 
1 1 

J = + + 
e 

6 6 2 

( 36) ( 1 06) 
3 

( 1 06) ( 36) 
3 

(36) (86) (106)
2 

J + ·-- + ---
e ó 6 2 

J 7 146 000 + 824 300 + 17 390 000 25 360 000 
4 

= cm 
e 

Revisión baJo carga muerta más carga viva máxima 

V Vx 1 . 4 38.69 X 1 . 4 = 54. 17 t 
u 

M o 
u 

54170 
3.920 kg/cm 

2 ,. 
máx 13820 u 
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Esfuerzo cortante de diseño admisible si no se usa refuerzo 

FR (0.5 +y) /"f* < F lf*
c- R e 

50 
0.7143 > 0.5, y = 

70 

es decir rige F /f* = 0.8 X 14.14 
R e 

2 
11.31 kg/cm > V ' umax 

luego, por resistencia no es necesario refuerzo bajo CM + CV .... 
max 

Revisión bajo cargas muerta, Vlva instantánea y sismo 

V = (36.45 +O) 1.1 = 40.10 t 
u 

M 
u 

(30.77 + 35.66)x1.1 = 66.43 x 1.1 73. 07 t-m 

EJEMPLO 15 
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vu máx 
V 

u 
- + 
A 

(Véase fig 2.1 de las Normas) 

V u máx 

V 
u máx 

V 
u máx 

e 

40 100 
=---

13 820 

5 
0.426Gx73.07x10 x53 

+ 
25 360 000 

2.902 + 6.515 

2 
9.417 kg/cm 

Esfuerzo cortante admisible= F /f* = 0.7 x 14.14 
R e 

luego, bajo CN + CV + S no se rec.:uiere refuerzo 
inst 

2 
= 9. 898 kg/cm > V 

u rnax 

Refuerzo transversal mínimo (De acuerdo con el Último párrafo de 2.1 .5h) 

Se usarán estribos # 2 de cuatro ramas tanto en la nervadura del eJe de 

colur.mas cor1o Pn la~ <tdyaccntcs a ella , ~"'Spacia9-os a d/3 = 12 cm hasta 

un cuarto del claro correspondiente (700/4 = 175 cm) medido desde el eje 

de la columna. 
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REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA EXTERIOR, 2A 

EJEMPLO 15 
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4 Fuerzas y momentos internos en condicionQs de servicio 

6 

8.160 
,..---... 

7.630 ----
~) ~) 19.12 f-m 17.90 t- m 

10.27 10.96 --- ..._ 
V= 18.28 V= 17.91 1 

16.97 ·-~) 34.06 t-m 

17.09 --- V=9.610 1 

Bajo cargas muerta Bajo cargas muerta Por siSJOO 
y viva máxima y viva instantánea 

Propiedades qeométricas de la conexión (fig 32 de las Ayudas de Diseño) 

c1 = 70 cm 

Cz=50cm 
d = 36 cm 

b Cz 

O¡ 

e 

0.5c 

' 
1 g 

C¡ 

e 
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y 

az 

Eje de la columna 

Cenfroide de la sección 
critica 

1 

:~secciÓn crítica 

1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 

- __ _¡ 



7 

d 
70 36 

88 cm e= e, +-= +- = 2 2 

b = e2 + d = so + 36 = 86 cm 

(2e + b) d (2x88 + 86)x36 = 9432 2 A = = cm e 

be 86 X 88 7568 
14.44 g = = = --= 2(2e + b) 2(2x88 + 86) 524 

y = e-e,J2 = 88 

e 88 
a2 = 2 g = 2-

70 
2 

= 53.0 cm 

14.44 = 29.56 cm 

e = y - % + g = 53 - ~8 + 14.44 = 23.44 cm 

J = 
e 

de
3 

ed
3 

2 2 
-6- + ¡;- + 2 edg + bd (e/2 - g) 

cm 

J = e 
88x36

3 

+ 6 + 2x88x36x14.44
2 

+ 86x36 ¡88 - 14.44) 2 
2 

J = 4 089 000 + 684 300 + 1 321 000 + 2 705 000 e 

J = 
e 8 799 000 em4 

1 
a 1 1 = - = ~ 

1+0.67 l(e
1 

+·d/2)/(e
2 

+ d) + 0.67/e/b 

1 
a= 1 - -----;:::::::=--- = 1 - 0.5960 = 0.4040 

1 + 0.67 188/86 

Revisión bajo cargas muerta y viva máxima 

M =M· F = 19, 12 x 1. 4 = 26. 77 t-m u e 

V = V•F = 18.28 X 1.4 = 25.59 t u e 
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8 
V a.(M - V e) a2 u u u 

V 
urnáx 

= -+ 
A J 

e e 

2S590 0.404 ( 26. 77 
5 

2SS90 29.S6 x10 - X 23.44) 
V 

urnáx 
= + 

9432 8 799 000 

2.713 + 2.819 S.S32 kg/cm 
2 

V umáx = = 

Esfuerzo cortante de diseño admisible si no se usa refuerzo: 

F (0.5 +y) lf* < F ji; 
R e R e 

so 
y = 70 = 0.7143 > o.s 

es decir rige FR ~ 0.8 X 14.14 . 1 2 1,1. 31 kg cm > v ~ 
umax 

luego, bajo CM + CV ~ no se requiere refuerzo 
max 

Revisión bajo carqas muerta, viva instantánea y sismo 

M = M·F (17.90 + 34.06) X 1.1 = 57.16 t-m 
u e 

V V"F = (17.91 + 9.61) X 1.1 = 30.27 t 
u e 

V ' umax 
= 

30270 
9432 

S 
0.404 (57.16 X ~0 - 30 270 X 23.44) 22.S6 + ~~~~~~~~~~~~~~~~~~ 

8 799 000 

V ~ = 3.209 + 6.795 
umax 

2 
= 10.00 kg/cm 

Esfuerzo cortante de diseño admisible si no se usa refuerzo 

FR (0.5 +y) ~ < F ji; 
R e 

so 
y= 70 = 0.7143 > 0.5 

es decir rige FR lf~ 
2 = 0.7 x 14.14 = 9.898 kg/cm < 

309 
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luego/ se requiere refuerzo 

Revisión del esfuerzo cortante de diseño máximo admisible 

1.3 X 0.7 X 14.14'= 
' . 2 

12. 87 'k g/ cm > v -
urnax 

por tanto, es suficiente el peralte efectivo de 36 cm 

Refuerzo oor tensión diagonal 

2 
10.00 kg/cm 

EJEMPLO í :. 

h 8/37 

< (ec. 2.21) 

la separación real no será mayor que 0.85 s 

V = b d V - = 86 X 36 X 10.00 = 30 960 kg 
u urnax 

V 
cR 0 . 4 F R b d ~- = 0 . 4 X 0. 7 X 86 X 36 X 14 . 14 

2 
A = 8 X 0. 32 

V 
2.56 cm (estribos # 2 de 8 ramas) 

S = 
0.7 X 2.56 X 4200 X 36 

30 960 - 12 260 
14.49 cm 

0.85 (14.49) 12.3 cm 

Revisión de la separación máxima 

FR A f V y 
3.5 b 

0.7 X 2.56 X 4200 
3.5 X 86 = 25.0 cm> 12.3 cm 

d/3 = 12 cm< 12.39 cm (rige 12 cm) 

12 260 kg 

Usar est # 2 de 8 ramas@ 12 cm hasta un cuarto del claro (700/4 

175) ;medido desde el paño de la columna es 175 - 35 = 140 cm 

310 



DIMENSIONAMIENTO DEL EJE 2 POR FLEXION 

l5 

t-m 
lO 

5 

o 
1 

1 

l 
CM+ CV mÓx -13.04 

tCM+CVmáxl~-18 26 

-r 

Diagramas de momentos provenientes de los análisis: 

12.07 

16.90 

o) Bajo cargos muerta y viva máxima 

CM+CVinst 

<:JEMPLO 15 
h 9/37 

' 

J 
-16.25 t-m 

-22.75~1-m 

--r--r 

./ 
/ 

/ 
Paño de columna.../ 

-45.01 
fr,lltCV -t•S -'lC.<JO 

11151 19.19 14.69 
( U.1 t CV n•l t" S"l 1 1 ?O 3~ ' .. -49.51 

21.11 16.16 

b) Bu jo cargas muerto, viva illsfontánca (CM t CVinst) y sismo (S) 
31 ~ 

1-m 

t-m 

t- m 

1-m 
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10 

11 

12 

13 

14 

25 -
t-m 

20 -

1 5 

10 

5 

o 

DisloncJa O 

K 
tron¡.J co:l. 16.30 (-) 'O 

E 
> 2 franJO cenl. o.o u 
+ 
:::;: 3 e, + 3 h 16 30 u 

o(J) 
-+ 
e ·-

4 (1- 3) o.o 

E G { 5 lecho sup. 2 5.82 ~+ 
a.¿ 
Eu 6 lecho 1nf. 18.16 o 

u o 

Ce r locho sup. 4 2.12 .,,.., 
}'i+ 8 lecho 1!'f. 10.16 0 N 
1- u 

CJEHPLO 15 

h 10/37 

Envolvenlc rle Mu ( t-m) ~ 
24.01 -~ 

21. 11 

1 

-49.51. 

--'----~_j 
- -,'< ... 

2 ., 
·1 5 6 6.30 m 

' ' ~) A reos ·1ec~lcus de r~.dl..!úrzo (eme.. 

o.o 3.04 9 (+) 0.0 15.22 (-) 

0.0 o. o 5.076 

0.0 4 11 0.0 7.61 

0.0 0.0 7.61 

2 l. 2 1 00 18.54 23.08 

21.29 0.0 18.73 14.42 

21.21 0.0 18.54 31.49 

21.29 4.11 18.73 14.42 
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Casetones 60 x 60 Dimensiones, en cm 

Distribución de casetones 
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cálculos para el dimensionamiento por flexión (Según la sección 6.6 de 

las Normas) 

En los cálculos de las áreas de acero se utilizará la expresión sigui en-

te: 
M H 

u u 
0.8924 A = = = M 

S F z • 0.9 X 0.8235 X o. 36 X 4.2 u L 

r y 

con z = 0.8235 x 36 = 29.65 cm, que es el brazo asociado al área máxima 

de acero admisible (0.75 A
5
b). En la expresión anterior M está en ton-m 

u 
y A 

S 

2 resulta en cm . 

Momento negativo exterior. El refuerzo para este momento debe concentrar 

se en c
2 

+ 3h y centrarse respecto al eje de columnas. 

En la sección crítica: 

por CM + CV , 
max 

M 18. 26 t-m 
u 

A = 0.8924 H 0.8924 X 18.26 
S U 

por complemento a CM+ CV. + S 
1nst 

M = 47.19-18.26 = 28.93 t-m 
u 

A = 0.8924 x 28.93 = 2S.82 
S 

Momento negativo interior 

por CM + CV , 
max 

2 
cm 

16. 30 

en franja de columna M ~ 0.75 x 22.75 
u 

A = 0.8924 X 17.06 
S 

15.22 
2 

cm 

314 

2 
cm 
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en franjas centrales M = 0.25 x 22.75 = 5.688 t-m 
u 

A 
S 

= 0.8924 X 5.688 = 5.076 2 
cm 

por complemento a CM + CV. + S 
~nst 

M = 49.51- 22.75 = 26.76 t-m 
u 

A 
S 

0.8924 X 26.76 = 

Momento positivo 

Máximo por CM + CV _ 
. max 

23.88 
2 

cm 

en franja de columna: M = 0.6 x 16.90 
u 

2 
A = 0.8924 x 10.14 = 9.049 cm 

S 

en franjas centrales: M = 0.4 x 16.90 
u 

A 
S 

= 0.8924 X 6.76 = 6.033 

-Máximo por CM + CV. + S 
1nst 

M = 23.86 t-m 
u 

A. 0.8924 X 23.86 = 
S 

21.29 

.... 
Máximo por CM+ CV. + S 

1nst 

M = 20.99 t-m 
u 

A 
S 

= 0.8924 X 20.99 = 18.73 

2 
cm 

2 
cm 

2 
cm 

10.14 t-m 

6. 76 t-m 

Al pie de la figura donde aparece la envolvente de M se resumen los 
u 

EJEMPLO 15 

h 13/37 

resultados obtenidos. Para el refuerzo por flexión sólo se usaron ba-

rras de los números 8 y 5. 

Revisión del porcentaje de acero suministrado en cada nervadura 

p - = 0.002635 m1n 

0.01429 

315 
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a) Refuerzo en c
2 

+ 3h (en este ancho sólo queda inclu1da la nervadu

ra del eje) 

Extremo exterior. Refuerzo negativo 8 # 8, A ; 40.56 
S 

p; 40.56 
8Gx36 

0.0131; P .. <p<p_. 
- m1n max 

2 
cm 

h 14/37 

Se toma b = c
2 

+ d=8G cm, porque es el ancho de la vis:w ficticia en que 

se suministra refuerzo transversal. 

Refuerzo positivo 4 # 8 + 2 # S (A 
S 

2 
24.24 cm ) 

p 
24.24 
86x36 

0.007829 > p -
m1n 

Extremo interior. ~efuerzo negativo 6 # 8, A 
S 

p 
30.42 
50x36 

0.0169; p - < p > p -
m1n max 

30.42 
2 

cm 

Aunque se rebasa el porcentaje máximo, este refuerzo se coloca en la 

zona maciza por lo que es rc3lista suponer un ancho útil b > 60 cm con 

el cual resulta p ~ pmáx 

Zona de la nervadura (b 
2 

4 # 8, A ; 20.28 cm 
S 

50 cm) 

p 
20.28 
50x36 

= 0.1127; p- < p < p ~ 
m1n max 

b) Nervaduras adyacentes a la del eje de columnas 
2 

3 # 4, A;J.81 cm 
S 

p 
3.81 
30x36 

= 0.003528; p .. < p < p -
m1n 1max 

e) Nervaduras de franja central 

# 5 A ; 1. 98 
S 

cm 
2 

p 
1. 98 5 
10x36 ; 0 · 005 ; pmín < p < p máx 

En las figuras que siguen se muestra el refuerzo por flexión de las ner

vaduras, y detalles de la unión exterior losa-columna. 
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1 

-®-
1 

-¡V- 235 cm 

: 175 c~~---l 1 

1 

17 r1 ¡ 8#8____./ 6#~ 4 # 8 _____./ 
-. 

! ¿4#8+2#5 4#8-___:::::::<' 

1 

-L+-L 

a) Refuerzo en el ancho c2+3h 

3#4~ 

,,, S 

b) Nervadura adyacente a lo del eje de columnas 

1#5 

19 

1115__/ 

e) Nervadura de franja central 

Refuerzo por flexión 
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1 

-®-
1 

-~r 
1 

150 cm ' 

1 

6#8/ i 
! 

1 
~ ~ 

( b = 30 cm) 

(b= 10 cm) 
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A 
---- -- r-------0 - ----·-·------ f-

¡ 
( ' 1 L --~ 

! 
1 

~-------------~-------------~ 
1 -

'() 
1 é)) /~-··\ 1 ' " 1 !(o ()/ 1 

-.,; 1 

' : 
( ' -- 1 1 / 

t5 : 
' 1 1 

1 

) a_ ( ).) 1 8 1 ' ' 1 

( } "'-, 
' 

1 ! : 

8 

~ 

·--+- 1 1 1 1 ----
" 1 1 1 

( -- 1 1 1 / ' 

1 ) O' (J") 1 i 
'\ 1 ! 1 

Q ! 
( 1 ' 1 i ', 

~o /y 1 '() Q:~ 1 ,¡., ' 
1 1 '' i \ ~ ,_/ \._/, 
1 

,_ 
• 1 J f---------------1-------------

1 

1 

1 

( l'• 01 
1 

__ _L_ 

Planto de lo unión exterior loso - columna 
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r 
1'-' 

r-

.<" 

1 

1 

1 

45 cm 

1 
-

'11 
~ 

• 
r- __, 'r- ,....., 

' 

r ;-.. r r r r 
['-- ['-- ['-- 1'-' ['-- t-' 

' 

1 
1 1 
1 1 
1 ' 1 
1 1 
1 1 
1 1 
1 

1 
1 

1 1 
1 ' 1 
i 1 
1 

r r h r 
'--' ['-- '--' ['--

' 

...___ '-- '-- ...___ ..__ ...___ 

' 
1 

1 
' 

Vt 
~ 

1 
~------ ·---··· 50 cm 

Unión exterior loso- columna. Sección A-A 
(no se muestran los estribos de la column_a 
ni del nudo; tampoco dos barras intermedias 
del fondo de la columna) 
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1 r 
1'-' 

r-

'· 

7 4 O cm 

.u: 

lill 
1-'-

e Borras No. 5 

Q Borras No. 8 



1 

,.... 

65 cm 

' 

' 

,---

' 

r;vt:' ' 

1 
1 

' ' 1 

' 1 
1 

' 

' 

' 

' 

' 

' 

·-- -- ----· - ··-- ------ __ J ________ 
------- ___ I_Q_~m 

Unión exterior losa- columna. Sección B- B 
(no se muestran los estribos de la columna 
ni del nudo; tampoco dos barros intermedias 
del fondo de la columna) 
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REVISION POR FUERZA CORTANTE COMO VIGA ANCHA 

Diagramas de fuerzas ;cortantes provenientes de los análisis 

EJEMPLO 15 

h 19/37 

CM+CVmáx 16.44 17.46 

24.44 (CM+CVmáx) 1.4 23.02 

a) Bajo cargas muerta y viva máxima (CM+ CVmáx) 

-CM+CVinst +S 

CM+ CV¡nst 

' --CM +CV¡nst +S 

CM+ CV¡nst 15.41 16.34 

s -- 9.61 9.61 

S 9.61 9.61 

b) Bajo cargas muerta, viva instantánea (CM+ CVinst) y sismo (S) 
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Cálculos para el refuerzo por fuerza cortante 

a) Bajo carga~ muerta y viva máxima 

Nervadura del eje de columnas (b = 50 cm) 

Resistencia que suministra el concreto 

En toda 1& nervadura y para cada lecho p > 0.01, por tanto 

V F bd ( 0. 5) /p = 0. 8 X 50 X 36 X 0. 5 X 14. 14 = 10 180 kg 
CR R e 

EJE~\PLO 15 

h 20/37 

Resistencia sv.nünístrada por los estribos que resultaron al revisar 

la tensión diagonal alrededor de las columnas: 

1.40 < X 

4.90 < X 

O < x < 1 • 40m es t # 2 de 6 ramas @ 12 cm 

V 
S 

< 

V 
S 

< 

V 
S 

0.8 X 1.92 X 4200 X 36 
12 

-L90 r:: 

= o 

G.30m c:;t # 2 de 4 ramas 

0.8 X 1.28 X 4200 X 36 

12 

19350 kg 

@ 12 cm 

12 900 kg 

22 La fuerza cortante que corresponde a esta nervadura es 

15 
t 

!3 

1 V 
-@- un 

1 

= O. 75 V 
u 

" _so = o. 3409 v 
110 u 

vc.=l0.18 
1------------- -------- --- --- -- --- - -- - - -· ;-1 

7.848 0.3 3<~ 

~Vun 

1 

-@-
1 

···--\r 
1 

1 

1 
·-·-1~ 

0.0 1.40 4.90 6.30 m 

En toda la nervadura V > V ; luego, no se requiere refuerzo adi-
cR un 

cional bajo cargas muerta y viva máxima 

322 



24 

Nervaduras adyacentes a la del eje de columnas (b = 30-cm) 

Resistencia que suministra el concreto 

En toda la nervadura y para cada lecho 

p = 0.003528 (3 # 4 en cada lecho) 

EJEMPLO 15 

il 21/37 

VCR FR '·cl(0.2 + 30p) ~ = Q.8x30x3G (0.2 + 30xQ.00352f'l 14.14 = 373G '<g 

Resistencia suministrada por los estribos que resultaron al revisar la 

tensión diagonal alrededor de las columnas: 

O< x < 1.40 est # 2 de 4 ramas 0l12 cm 

V 
S 

Q.8 X 1.28 X 4200 X ]6 
1 2 

1.40 < x < 4.90 m 

V O 
S 

= 12900 kg 

4.90 < x < 6.30 m cst # 2 de 4 ramas :!f;>12 cm 

V = 12900 );g 
S 

La fuerza corta.ntc CC'1:'"YL·'..;~)CJndiente a cstu nervadura es 

20 

15 

10 

5 

o 

1 

-®-
' 1 

V - O. 7.5 V 
un L 

--= 
11 o 0 • .2045 V 

u 

l. 
V~:=l2.9 

1 
14./'. 

1 
0.0 

-- .. J ----------. 
··-.:::::.::_ __ _ 

1.40 

1 

-®-
' 
1 

1 

,.-------, 
1 1 

1 1 

1 

·· Vun 
1 l\.998j 1 

-~~L. ~1 i 

4.90 
i 

6.30 (111) 
__ _l__ ___________ j_ __ _ ___ _j 

3 :' 1 
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Bajo cargas muerta y v1va máxima, en toda la nervadura no se requiere 

refuerzo transversal adicional al calculado cuando se revisó la tensión 

diagonal alrededor de la columna. 

T\l flnal del ejemplo se incluyen figuras que muestran el refuerzo trans-

versal en las distintas nervaduras. 

Nervaduras de franja central (b ; 10 cm) 

Resisten~ia que suministra el concreto 

En toda la nervadura y para cada lecho 

p 0.0055 ( 1 # 5 en cada lecho) 

V 0.8 X 10 X 36 (0.2 + 30 X 0.0055) 14.14 ; 1486 kg 
,oR 

La fuerza cortante que corresponde a esta nervadura es 

0.25 
10 

0.08333 V V V X ; 

un u 30 u 

1 

-®-
10 

[ 
1 :::::90 

5 r-Vun 
2.037 l. 918 VCR =l. 486 

o 

1 
-®-

1 
1 

0.0 O.G9 5.42 6.30 m 

Revisión de la sección de fuerza cortante máxima (sección en el extremo 

derecho) 

V 2037 kg 
un 

LÍmite 1.5 F bd lf* 
R e 

1.5 X 0.8 X 10 X 36 X 14.14; 6108 kg 
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ya oue V <V < 1.5 F bd lf*, la separación del refuerzo transver-
cR u R e 

sal no será mayor que 0.5d = 0.5 x 36 = 18 cm 

Separación teórica con grapas # 2 

S 
0.8 X 0.32 X 4200 X 36 

2037-1486 
= 70.25 cm 

pero no mayor que 

3.5b 

Rige ~ = 18 cm 

f 
y 

= 
0.8 X 0.32 X 4200 

3.5 X 10 
= 30.72 cm 

Por resistencia se colocarán en cada extremo de las nervaduras grapas 

# 2@ 18 cm en una longitud de 90 cm a partir de la prolongación del 

paño de la columna. véanse las figuras que se presentan al final del 

ejemplo. 
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25 b) Bajo cargas muerta, viva instantánea y sismo 

26 

tJ -¡ 
1 

1 

1 
1 

' 

del eje de columnas (b " SO cm) 

-CM• CV¡nst +S 

CM+CV;nsl 

-CM+ CV;nst +S 

-~ 
~'t¡ ,¡ 

i 

l ¡ 1 
~ 
-· 

_¡ 

¡ 1 
-----"--"¡r--
15.18 1 
16.70 

4.04 1 

4.44 1 
1 

-o/ 

VeR+ Vs 
~--------1 

_jrr 

: ~ 
------f~-----2,10~-;57!:.-_ _;...:.·~u~n~-14-~-0J ~- --- 1 

' 1 

~----------------------~~~,_1 
-L~,-J_ < 

0.0 1.40 3.06 4.90 6.30 m 

Resistencia que suministra el concreto 

En toda la nervadura y para cada lecho p > 0.01, por tanto 

VeR= 0.8 X 50 X 36 X 0.5 X 14.14 = 10180 kg 
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Resistencia que suministran los estribos que resultaron al revisar la 

tensión diagonal alrededor de las columnas y como viga ancha bajo cargas 

muerta y viva máxima (en esta Última condición no se requirieron estri

bos adicionales) . 

O < x < 1. 40m es t # 2 de 6 ramas @12 cm 

V 
S 

~ 
0.8 X 1.92 X 4200 X 36 

12 

1.40 < x < 4.90 m 

V ~ O 
S 

~ 19350 kg 

4.90 < x < 6.30 m, est # 2 de 4 ramas @12 cm 

0.8 X 1.28 X 4200 X 36 
V ~ 

S 12 

De acuerdo con la figura de envolvente 

fuerza cortante 

En dicha sección 

corresponde a X~ 4.90 

V ~ 14050 kg 
u 

~ 12900 kg 

de V un' la 

m 

sección crítica por 

LÍmite 1.5 F bd lf* ~ 1.5 X 0.8 X 50 X 36 X 14.14 ~ 30540 kg 
R e 

Puesto que VCR < Vu < 1.5 FR bd v'f~· 

la separación del refuerzo transversal no será mayor que 0.5d ~ 18 cm 

Separación teórica con est # 2 de 4 ramas 

0.8x1.28x4200x36 
s = -'~=:..,:.:=:..:.::.::-:=co. = 4 O • O 1 cm 

14050-10180 

pero no mayor que 

O. 8x1 . 28x4200 
3.5x50 

~ 24.58 cm 

luego, se colocarán est. # 2 de 4 ramas ~18 cm en los 3.50 m centrales 

de la nervadura, que es la zona donde no se requirieron estribos al re

visar la tensión diagonal alrededor de las columnas. veánse las figuras 

que se presentan al final del ejemplo. 
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REVISION POR TENSION DIAGONAL DE LA SECCION CRITICA SITUADA A d/2 DE LA 

PERIFERIA DE LA ZONA MACIZA QUE RODEA A LA COLUMNA EXTERIOR, 2A 

27 Revisión bajo cargas muerta, viva instantánea y sismo 

28 

60 18 18 60 30 18 30 18 50 

1 1 1 1 1 ____ T - 1 

1 TTl 1 

rr= 
----- -¡ 

1 4 1 1 5 1 6 \ 
1 

w, 
\ ~~ 3 7 

1 \ ----=¡-
//\_ 

\ 

ol \ 
-Perlmetro de A \ 

"'1 1 \ 
1 \ 

1 \ 

J ' 
,- \ 2 8 

"' 
'-- ~ Centroide de la ,- ---· 

Q 1 secc·,ón crif,co 1 
N 1 

1 1 
1 1 o 
1 "' "' 1 

..; 1 1 
:::> 1 1 ~1 

;-- '---1-

1 + 9 "' "' 

L. 5Q_J L 326 ·--- ------- ·----·-· -------····-

Dimensiones, en cm 
La fuerza cortante en cada nervadura, V., se calcula con la expresión: 

donde: 

V. 
1 

(V - Aw ia. 
u u l 

l:a. 
l 

+ 
c. 

1 

í: 2 c. 
l 

l 

a. 
l 

a. 
1 

+ Aw 
u 

(e-f)- V 
u 

-, 
e: 
J 

V - Aw fuerza cortante de diseño en la sección crítica 
u u 

a. 
1 

V 
u 

A 

w 
u 

área transversal de la nervadura i en la sección crítica 

fuerza cortante de diseño calculada en el eje dE:! la columna 

área de la losa limitado por la sección crítica 

2 
carga de diseño por m de losa 
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M 
u 

c. 
l. 

Ci 

Aw 
u 

M 
u 

e 

EJEMPLO 15 

h 27/37 

distancia del centroide de la sección crítica al centroi 
de de la sección transversal de la nervadura i 

fracción del momento trasmitida por fuerzas cortantes en 
las nervaduras 

(e-f)-V e 
u 

= rnd momento que actúa en la secc1on crítica cuando 
la fuerza cortante V - Aw pasa por el centroi-

d d d . h ·- u, . u e e 1c a secc1on cr1t1ca~ 

momento de diseño que se trasmite entre losa y columna, 
valuado en el centro del nudo 

distancia del eje de la columna al centroide de la sección 
crítica 

f distancia del eje de la columna a la·resultante de la 
carga que actúa en el área A 

Cálculo de las constantesque intervienen en la expresión para V. 
l. 

Centroide de la sección crítica: 

y = 
233 (30 + 50+ 30) + 2 (210 X 10 + 130 X 30 + 27.5 X 55) 

= 135.5 cm 

30 + 50 + 30 + 2 (10 + 30 + 55) 

Posición de la resultante de la carga que actúa en el área A: 

145 326 + 2 30 
8 

[ 88 326+2x230 J 
326 X 145 X - 2- + 2 X 8 X 145 + J" 326 + 230 
--------~~----~------_¿~--~--~~~~~-

326 X 145 + 
326 

; 
230 

X 88 

3427000 + 24460 (186.5) 
= = 111.4 cm 

71730 

V 
u 

30270 kg (de la revisión por tensión diagonal alrededor de la ______________ __ 

M 
u 

columna) 

= 57.16 x 10
5 

kg-cm (Ídem) 
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W = 1.1 X 0.1009 
u 

2 
= 0.1110 kg/cm 

e = 135.5 - 35.0 = 100.5 cm 

f = 111.4 - 35.0 = 76.40 cm 

a = o. 404 

A = 326 X 145 + 88 (326 + 230)/2 = 71730 2 
cm 

V - Aw = 30270- 71730 x 0.1110 = 22310 kg 
u u 

EJEMPLO 15 

h 28/37 

+ Aw 
u 

(e-f) - V e 
u 

5 
= 57.16x10 + 71730 x 0.1110(100.5-76.40)-30270x100.5 

5 
= 28.66 x 10 kg-cm 

Sustituyendo: 

22310 X a. c. a. 
10

5 V. J. l. l. 
0.404 28.66 X J. = + 

2 
X X 

Ea. E c. a. 
J. J. l. 

22310 a. c. a. 
10

5 V. J. J. J. 
11.58 X = + X 

J. 
2 E a. E c. a. 

l. J. J. 

En la tabla siguiente se muestran los cálculos para obtener las fuerzas 

cortantes en la sección crítica de las nervaduras 4, 5 y 6. 
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2 
Nerva- a. c. a. c. a. c. 
dura i 

l l l l l l 

2 
(cm ) (cm) 

3 
(cm ) 

4 
(cm ) 

2200 108.0 237600 25660000 

2 1200 5.5 6600 36300 

3 400 74 o 5 29800 2220000 

4 1200 97.5 117000 11410000 

5 2000 97 o 75 195000 19010000 

6 1200 97.5 117000 11410000 

7 400 74.5 29800 2220000 

8 1200 5.5 6600 36300 

9 2200 108.0 237600 25660000 

Sumas 12000 97660000 

a. a. c. 
l l· l 

l:a. l:a. c. 
l l l 

(1/cm) 

o o 1 0.001198 

0.1667 0.001997 

o o 1 0.001196 

(V -Aw )a, 
u u l 

l:a. 
l 

(kg) 

2231 

3719 

2231 
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a. c.Clmd V. 
l l l. 

2 
l:a. c. 

l l 

(kg) (kg) 

1387 3616 

2312 6031 

1387 3616 

Fuerzas cortantes resistentes por nervadura (véanse los "cálculos para el refuerzo por 

fuerza cortante" de este mismo ejemplo) . 

Nervadura del eje de columnas (nervadura 5) 

Resistencia que suministra el concreto 

V = 10180 kg > v
5 

= 6031 kg 
cR 

Nervaduras adyacentes a la del eje de columnas (nervaduras 4 y 6) 

Resistencia que suministra el concreto 

veR= 3736 kg > v
4 

= v
6 

= 3618 kg luego, no es necesario modificar el refuerzo 

transversal de las nervaduras que se había calculado 
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REFUERZO. TRANSVERSAL (ESTRIBOS Y GRAPAS) EN LAS NERVADURAS DE LOS CLAROS 

DE 7 METROS 

30/37 

~==~====~====~==~~+~~~~==~==~~====~~ 
1 r---, ,---• r 

- r 1-1 1-11 -=;= ~ 1 1-1 1-1 1 
---+- ~ i 1-1 u ~ 
--- - L _ __I_L ___ J~L o::: 

¡_c----,_r-¡ 
1 

1 
1 1 r 

1-: 1-r r 
1- r r_l 1 
J_L ___ J_L_J 

"' .. 
- - - '':J· 

;-~---,_,---l~ ___ :---¡-r---¡-í __l . 
rl Ir r~ i --r rrr lrr rl Ir ~~ 
1 r r 1 r__ --=1 r r 1 r 
J L ___ __l L ____ J__ - l ___ _j L ___ _j l __l 
1 ,..----~ ,----, r----¡ ' ,---l r---, ,----, r --¡ 
1! Ir r 1 III r r 11 Ir 
1 1 1 1 1 1 1 1 r r 1 r 1 r 
r 1 1 r 1 1 1 1 r J 1 r 1 1 1 
1 L ___ _j L ___ _j L ___ j f L--- L ___ _j L ____ J L 
1 r-----¡ ,---1 r---, ¡---, r-----, r----l ;-
1 r 1 1 1 1 34 1 r 43 1 1 1 1 1 1 

r 1 r 1 1 1 +- 1 1 1 -v : 1 1 1 1 r 
J L_ ____ : L ___ _l L ___ _j :::r t__ ___ j L ___ J L ___ J l 
, r----¡ ¡-----, ,..----..., Ir----, ¡----¡ r----,' 
: : r r 1 1 1 ' r 1 1 r 1 r: o:o 

• r 1 r r 1 r 1 f 1 1 1 1 1 1 f,. ~: ~ 
1 1 r r 1 r 1 1 1 r r 1 r r 
J L ___ _j L ___ j L ___ _j L ___ j L ___ _j L ____ j l 

r ¡-----,,---, r---1 r---, r-----, r----rr 
11 rr 1 r 1±--±..__1 1 r 11 rl 
1 1 r 1 r 1 r 1 r r 1 r 1 1 
r r 1 r r r r 1 1 r 1 1 r r 
J L ____ J L ___ _j L ___ __¡ L ___ J L ___ j L ___ _l l 

1 r----¡ ,----" ,----, ' ,----, r----¡ ¡----1 r 
1 1 Ir r 1 1 :[ 1 1 r r 1 r 1 

J L ___ _j l ____ j L-~~J + lJ~_J L ___ J L ___ j l 
: :---w--1 g: -~---¡:---¡ r--+ 
rr rr r_ ~1 1r Ir 
rl rl 1~ -1 11 rll rL ___ IL ___ J~ -J. -L ____ rL ___ j-¡ 

.~,---,~,-l ~ ,.J- 3= t, ,-..,~.----r~T J~. : 
1-r r-1 1 ~ - 1 1-r r-1 
1-r r-1 1 - - r 1-1 1-1 
1_1 l_r 1 - - 1 1_1 r_l 

fJ L ___ __l L_J L _ __l L _____ _j_,th.A 1: i! 

+---- ---------+--------- -- ~ 

1 

Dimensiones, en cm 
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o Borro N°8 

• Borro N°5 

1 r 
L 

' 

1 ,-r 
~-o p,u 

1 

()/ /) 

1 40 

1 
1 

' 
() 

'"' ·===" !-L 

c,+d=86 __J 
~--------------

SecciÓn l-1 
(Juegos de cuatro estribos N°2) 

Sección 2-2 
(Juegos de dos estribos N°2) 

-~ 
1 

- o==- o-~-~ ~u ----J T 

1 

1 

1 

40 

~ 
' "')'j o !' ·- _j 
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SecciÓn 3-3 
(Juegos de dos estribos N°2) 
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COMENTARIOS 

1. En el ejemplo se ilustra el dimensionamiento en una direccinn de la 

losa del nivel 2 de un edificio de cuatro niveles formado por losas 

planas aligeradas y cclumnas. El edificio está destlnado a oflci-

nas (grupo B) y se encuentra situado en la zona III. En 1111 caso 

real habría que dlmens1onar también en la dirección perpendicular. 

La dirección que se estudia en el ejemplo es la que tiene claros de~ 

7 metros. De acuerdo con el inciso 6.2 de las Normas, se apl1có Q=2. 

2. Para estimar el peralte debe aplicarse el 1nciso 6.11 de las Normas, 

J. 

así como el art 209 del Reqlamento, procediendo por tanteos. en el 

ejemplo rigió el peralte de losa necesario para limitar las defor

maciones laterales de entrepiso a 0.006. (art 209). 

La revisión se efectúa de acuerdo con 6.10 y 2.1.5 h- Por brevedad, 

se ha omitido la revisión en cuanto a fuerza cortante como viga ancha; 

esta condición no suele reqir, pero sí hay que revisarla en un dise-

ño real. 

4. Estas acciones internas provienen del· análisis de la estructura y 

corresponden a un marco interior corto. Las rigideces y las cargas 

de los marcos equivalentes se determinaron idealizando la estructu

ra en marcos ortogonales, de acuerdo con los incisos 6.3 y 6.4 de 

las Normas. El· análisir~ se realizó despreciando las dimensiones 

transversales de los elementos, por lo aue los momentos y fuerzas 

que se muestran actúan en los ejes de la cstructu1·a. Las fuerzas 

cortantes bajo cargas muertas y vivas (38.69t y 36.45t para la co

lumna 2B, y 18.28t y 17.9t para la 2A) son los promedios de las 

obtenidas en los dos marcos ortogonales de los cuales forman parte 

las columnas 2B y 2A. 

5. Al valuar V se despreció la carga que actúa en el área limitada 
u 

por la sccci6r1 crítica. Al 

dad mínima de las fuerzas de 

valuar M se despreció la excentrici
u 

compresión de las ~olumnasD 
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6. La fuerza cortante debida a cargas muerta y viva instantánea dismi

nuye en menor proporción que lo que disminuyen los momentos, con 

relación a la condición de cargas muerta y viva máxirna,a causa del 

peso de la fachada el cual es independiente de la carga viva, mien

tras que los momentos sí dependen de ella .. 

7. Es la ec. 2.26 en la cual se ha sustituido c
1 

+ d por c
1 

+ d/2. 

6. Véanse los comentarios a la sección 6.5 de las Normas, en particular 

9. 

los relativos a la fig 6.9. 

2 
El área de 16.30 cm corresponde al momento negativo total exterior 

por CM + CV - ; según 6.6I debe 
max 

igual a c
2 

+ 3h. El área 9.049 

colocarse toda ella en un ancho 
2 

cm corresponde, según 6.9, al 60 

por ciento del momento positivo total por CM + CV _ ; el área 
2 max 

15.22 cm corresponde al 75 por ciento del momento negativo total 

interior por CM + CV ~ . Los valores anteriores están calculados en 
max 

el apartado "Cálculos para dimensionamiento por flexión" de este 

ejemplo. 

10. Son las áreas correspondientes a los momentos que, según la sección 

6.9 de las Normas, actúan en las franjas centrales. 

11. En cuanto al valor 16.3 cm2 , veáse el comentario 9. El área 4.11 
2 

cm es la que queda incluida en el ancho c
2 

+ 3h = 170 cm, supo-

niendo que el refuerzo de la franja de columna se reparte en pro

porción al ancho de las nervaduras, es decir, 4.11 = 9.04 x 50/ 

(SO + 2x30). El ancho c 2 + 3h sólo incluye a la nervadura del eje, 

cuyo ancho es de 50 cm; la franja de columna incluye la nervadura 

del eje y las 
2 4.11 cm 

dos adyacentes de 30 cm de ancho. El refuerzo de 

queda alojado, por tanto, en la nervadura del eje de ce

El área 7.61 cm
2 

es la mitad del área necesaria en lá 

columna (15.22 cm
2
), a fin de cumplir con el requisito 

lumnas. 

franja de 

de 6.6I. 
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12. Las áreas de ref~erzo del =englón 4 son las que debe llevar la 

franja de columna fuera del ancho c
2 

+ 3h. 

h 34/37 

13. Las áreas de refuerzo de los renglones 5 y 6 se calcularon con los 

momentos que son la diferencia entre los que se tienen bajo CH + 

CV. •S y los ccrrespondientes a CM+ CV .... . Este refuerzo debe 
l~st max 

colocarse en un ancho igual a c
2 

+ Jh, seg~n 6.6-II. 

1~. Las áreas de los renglones 7 y 8 son las totales que deben quedar en 

el ancho e~ + Jh; se obtienen sumando las del renglón 3 a las de los 
" 

l-englones 5 ó 6, según correspondan a momento negativo o positivo. 

15. Se propone una distribución de casetones de 60 x 60 cm, la cual debe 

cumplir con los requisitos de la sección 6.1 de las Normas¡ en cuanto 

a an~hos de nervaduras, dimensiones de zonas macizas, etc. 

16. El mínimo valor que puede adquirir el brazo interno (d-O.Sa) es el 

que corresponde a la máxima área de acero, pues por equilibrio de 

fuerzas con la máxima fuerza de tensión se tiene la máxima profun

didad del bloque de compresión (a). Al calcular en el resto del 

elemento las 5reas de acero con el brazo mínimo, se obt.ienen val o-

res algo mayores que los que resultarían si se calcularan en cada 

sección. Se procede así por la ventaja que significa en el cálculo del 

refuerzo y en el corte de barras que el área de acero sea propor

c~onal al momento resistente. 

17. El refuerzo mostrado en la figura se obtiene con las áreas de los 

renglones 7 y 8 de la tabla de áreas teóricas. Los cortes de ba-

rras también deben basarse en los mencionados renglones 7 y 8 apli

cando los requisitos de anclaje de 3.1; para este fin se puede su

poner que las áreas de acero necesarias son proporcionales a la 2n-

volvente de M . 
u Las áreas suministradas por las barras indicadas 

para momentos nega ti ,_,-os son algo menores que las teóricas, porque 

2e aplicó cierta. redistrlbuc.:..ón de momentos suministrando un ::e-

:uer::o positivo ligera..-:-::ente mayor que el necesario (inciso 1 .3~ 1 
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de las Normas) . Se recurrió a la redistribución a fin de desconges

tionar la zona de refuerzo negativo. De las ocho barras # 8 para 

momento negativo exterior, en la nervadura del eje de columnas sólo 

van seis de ellas; las dos barras restantes se alojaron en la zona 

maciza dentro del ancho c
2 

+ 3h. Las seis barras de la nervadura 

del eje se anclan en el 

dispos' ición anterior se 

losa-columna. 

núcleo dOll la columna con ganchos a ., 
ilustra en las figuras de la unión exterior 

90°. La 

La aquí descrita es una posible distribución del refuerzo; podrÍa 

haberse optado por otra y por otros diámetros de barras. Al definir 

la disposición del refuerzo, debe tenerse presente la sencillez y la 

facilidad en la construcción. Se recomienda usar pocos diámetros 

distintos de barras y evitar congestionarniento del refuerzo; también 

se recomienda que en una misma sección ni el refuerzo positivo ni el 

negativo conste de barras de diámetros muy distintos. 

18. En la figura se muestra el refuerzo de una de las nervaduras adya

centes a la del eje de columnas. Este refuerzo se obtiene del ren

glón 4 de la tabla de áreas teóricas, teniendo en cuenta que son dos 

las nervaduras adyacentes al eje. Las áreas del renglón 4 repre

sentan el refuerzo que debe colocarse en la franja de columna fuera 

del ancho c
2 

+ 3h. Se optó por usar 3 barras # 4 en cada lecho en 

lugar de 2 # 5 para cumplir con el requisito de 2.1.5 h, en el sen

tido de que la separación transversal entre ramas verticales de los 

estribos no debe exceder de 20 cm. 

19. El refuerzo de las nervaduras de franja central se obtiene del ren

glón 2 de la tabla de áreas teórica~, tornando en cuenta que son tres 

nervaduras. 

20. En la revisión por fuerza cortante como viga ancha, bajo cargas 

muerta y viva máxima se sigue el criterio establecido en el párrafo 

I de la sección 2.1.5 h) de las Normas; bajo cargas muerta, viva 

instantánea y sismo, se aplica el criterio de resistir en un ancho 
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igual a c
2 

+ 3h la fuerza cortante causada por el sismo, en acuerdo 

con la forma de proceder al diseñar por flexión. Las distintas ner

vaduras se revisan por separado, empezando por la situada en el eje 

de colwnnas. 

21. Al revisar la tensión diagonal alrededor de la columna 2A se obtu

vieron estribos de ocho ramas a cada 12 cm que abarcan aproximadame~ 

te un ancho de 80 cm de 

ancha conservadoramente 

la~· zona maciza. En la revisión como viga 
1' 

sólo se consideraron seis ramas de dichos 

estribos, que son las que quedan incluidas en el ancho de la nerva

dura (50 cm). La cantidad x es la distancia desde el paño de la co

lumna. 

22. La fuerza 0.75 V es la que le corresponde a la franja de columna. 
u 

El ancho de la nervadura del eje es de SO cm, y la suma de los an-

chos de las nervaduras que quedan en la franja de columnas es 50+2x30 

= 110 cm. (V es la fuerza cortante de diseño que actúa en todo el 
u 

ancho) . 

23. En el paño del apoyo izquierdo, V vale 0.3409 x 23.02 
un 

7.848t. 

24. La cantidad V es la resistencia suministrada por los estribos que 
S 

resultaron al revisar la tensión diagonal alrededor de las columnas. 

La cantidad V es la fuerza cortante de diseño que actúa en la ner
un 

vadura, y que en el extremo izquierdo vale: 0.2045x23.02 = 4.708t. 

25. A fin de ir de acuet·do con el criterio de resistir el efecto del 

sismo en el ancho c
2 

+ 3h, se supondrá que toda la fuerza cortante 

causada por el sismo actúa en dicho ancho. En el ejemplo, resulta 

que en c
2 

+ 3h sólo queda la nervadura del eje por lo que la tota

lidad de la fuerza cortante de sismo se asiqnará a esa nervadura. 

26. El diagrama de fuerza cortante sobre la nervadura del eje bajo car

gas muerta y viva instantánea se obtiene de] de fuerza cortante en 

todo el ancho, tomando, por una parte, el 75 por ciento, que es lo 

que actúa en la franja de columna y, por otra, haciendo que la fue~ 

za que actúa en la nervadura sea proporcional a su ancho. Al dia-
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grama así obtenido se suma el efecto total del sismo. En esta forma, 

la fuerza cortante en el extremo izquierdo (14.86t) se obtiene como sigue: 

14.86 = 0.75 
so 

X 15.41 SO + 60 
+ 9.61 

27. En el ejemplo sólo se revisó la condición CM + CV. t + sismo, porque es 
~ns 

la que rigiÓ por amplio margen al; revisar la tensión diagonal alrededor de 

la columna. En casos en que ese margen sea pequeño y haya duda sobre cual 

condición rige, habrá qu~ revisar también bajo CM+ CV _ • 
max 

28. La expresión para V. supone variación lineal de las fuerzas cortantes en 
~ 

las nervaduras; su deducción puede consultarse en la ref 6.1 de los Comen-

tarios a las Normas. La fuerza cortante (V -Aw ) actuando en el centroide 
u u 

de la sección crítica causa una distribución uniforme de esfuerzos cortan-

tes en dicha sección. El momento M + Aw (e-f) -V e es el que actúa de 
u u u 

lu losa sobre la sección crítica cuando la fuerza (V - Aw ) pasa por el 
u u 

centroide de esa sección; se supuso que sólo una fracción de este momento 

es la que causa fuerzas cortantes en las nervaduras, y que esta fracción es 

igual al valor de a usado en lu revisión por cortante alrededor de la co

lumna. 

En la figura siguiente se presenta el equilibrio de la porción de estruc

tura comprendida entre la sección crítica de la losa y los puntos de infle 

xión de las columnas, así como la obtención del momento que interviene en 

la fÓrmula de V .. 
~ 

F 

¡ V-Aw 

~4-~------------~ 
~ 1 H )m 

~+-~------~--~ 

\_ Centroide de Jo 
1----------{ sección critica 

--
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= o 

- Awf - (V-Aw)e-m =O 

= FH - Awf - (V-Aw)e 

= M+ Aw (e-f) - Ve 

= FH) 
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APUNTES DE CIMENTACIONES 
DISEÑO ESTRUCTURAL DE CIMIENTOS 

Diseflo estructural de una zapata 

a) Determinación de elementos mecánicos 

Consideremos una zapata sometida a carga 
vertical y momento. El diagrama de reacción del 
terreno es de forma aproximadamente trapecial, 
tal como se indica en la fig 1 a. Con el propósito 
de simplificar los cálculos, en la práctica es 
usual sustituir la reacción trapecial por una 
reacción rectangular (fig 1b); el ancho B' de esta 
reacción está dado por 

B' = B-2e (1) 

Agustín Deméneghi Colina' 
Margarita Puebla Cadena* 

. Héctor Sanginés Garcfa* 

fig 4b (Meli, 1985), en el que las dimensiones 
reducidas B' y L' valen 

B' = B - 2e,., e. = Myl!r.Q 

L' = L- 2ey, 6y = M,/fr.Q 

(4) 

(5) 

El diseño por tensión diagonal y por flexión se 
lleva a cabo haciendo uso de la reacción unifor
me del terreno obtenida con las dimensiones 
reducidas B' y L' de las ecs 4 y 5, es decir 

q' = I:Q/(B'L') (A) 

donde e es la excentricidad, que vale b) Diseño estructural 

e= Mrr.O (2) 

Las cargas que obran sobre el ala de la zapata 
se muestran en la fig 2. La carga uniforme para 
cálculo estructural q. vale 

q. = q' -w, .. -w..., (3) 

El ala de la zapata se puede considerar como 
un cantilíver sometido a una carga uniforme q. 
de abajo hacia arriba. Los diagramas de fuerza 
cortante y de momento flexionante sobre el ala 
de la zapata se exhiben en la fig 3. La fuerza 
cortante última y el momento último se oblienen 
multiplicando estos diagramas por el factor de 
carga F0 correspondiente. 

En el caso de una zapata sometida a carga 
vertical y dos momentos, el diagrama de 
reacción se muestra en la fig 4a. Para fines de 
cálculo, este diagrama se sustituye por el de la 

b.1) Tensión diagonal 

En una zona cercana al paño de la columna o 
muro que llega a la zapata se puede presentar 
una falla por tensión diagonal, ocasionada ésta 
a su vez por esfuerzo cortante (fig 5). Esta 
revisión se lleva a cabo verificando que la 
fuerza cortante última a una distancia d del 
paño de la columna o muro sea menor que la 
fuerza cortante resistente. 

Para valuar la fuerza cortante resistente, las 
Normas de Concreto (1987) contienen las 
siguientes expresiones 

Si p < 0.01 V""= FRbd(0.2+30p) ..J fo* (6) 

(7) 

donde 

b = ancho de cálculo del elemento estructural 

'Profesores del Departamento de Geotecnia División de Ingeniería Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de 
Ingeniería. UNAM . 



d = peralte efectivo del elemento estructural 
p = cuantía de acero 
t •• = 0.8 fe' (8) 
F R = factor de resistencia 

En elementos anchos, como puede ser el ala de 
una zapata, en los que el ancho B no sea menor 
que cuatro veces el peralte efectivo d (B ~ 4d), 
con espesor hasta de 60 cm y donde la relación 
MNd no exceda de 2, la fuerza resistente VeR 
puede tomarse igual a 0.5FRbd ,¡ f0*, indepen
dientemente de la cuantía de refuerzo. 

b.2) Flexión 

la sección crítica por flexión en el ala de la 
zapata depende del material que fonna la 
columna o muro que llega a la zapata. En la fig 
6 se presenta la sección crítica por flexión para 
tres diferentes clases de material. 

La revisión por flexión se realiza verificando que 
el momento último en la sección crítica sea 
menor que el momento resistente en dicha 
sección. A continuación se presenta un resumen 
de las expresiones de las Nonnas de Concreto 
(1987) para la revisión por flexión. 

El momento resistente, en una sección subrefor
zada, está dado por 

El acero mínimo por flexión vale 

p..,= 0.7 ..fiZ"Ify 

(9) 

(10) 

mientras que el máximo es O. 75p, donde p¡, es 
el porcentaje balanceado, que vale 

PI>= (f."lf;) [4800/(fy + 6000)) (11) 

donde 

si fe*~ 250 kglcm2 (12a) 

fe"= (1.05-f.*/250) si fe*> 250 kglcm2 (12b) 

La cuantía de acero necesario para resistir un 
momento último M.. se obtiene haciendo M.. = 
MR en la ec 9, y despejando q 

Pero 

p=qf."/fy 

A.=pbd 

La separación de las varillas se obtiene 

s=a,g/A. 

donde 

s = separación entre varillas 
a. = área de la varilla que se emplea 

2 

(13) 

(14) 

(15) 

(16) 

g = distancia para la que se requiere el área A. 
A. = área de acero requerida 

Por otra parte, en la dirección del lado corto de 
una zapata rectangular se concentran los 
momentos flexionantes cerca de la columna, por 
lo que el retuerzo paralelo al lado corto deber 
ser mayor en la parte central (Meli, 1985). En la 
fig 7 se muestra la fonna como debe colocarse 
el refuerzo; en la franja central de ancho B se 
coloca una tracción igual a 2B/(L +B) de la 
cantidad total de refuerzo para el largo L, 
mientras que el resto se reparte en las franjas 
laterales. Así, llamando A. al área de acero por 
metro de longitud de la zapata, la cantidad total 
de refuerzo A.' = A.U1 00, y las separaciones 
dal refuerzo en las franjas están dadas por 

En la franja central de ancho B 

S= a,(B+L)I2A.' = 100a,(B+L)/(2A.L) (16a) 

En las franjas laterales 

S= a.(B+l)IA.' = 100a,(B+L)/(A.L) (16b) 

b. 3) Penetración 

De acuerdo con las Normas de Concreto, la 
sección crítica forma una figura semejante a la 
definida por la periferia del área cargada, a una 
distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte 
efectivo de la losa (fig 8). 

Cuando haya transferencia de momento se 
supondrá que una fracción de momento dada 
por 



1 

a= 
1 

- _1_+_0-.6-:7-:-->/r(=c,=+=d=)=/(c,=+=d=) 
(17) 

se transmite por excentricidad de la fuerza 
cortante total, con respecto al centroide de la 
sección crítica definida antes. El esfuerzo 
cortante máximo de diseño Vu se obtendrá 
tomando en cue11ta el efecto de la carga axial y 
del momento, suponiendo que los esfuerzos 
cortantes varían linealmente (fig 8), es decir 

Ac = 2d(c,+c,+2d) 

(18) 

(19) 

Je = d(c,+d)3/6 + (c,+d)d3/6 + d(c,+d)(c,+d)2/2 
(20) 

En columnas rectangulares e, es la dimensión 
paralela al momento transmitido y e, es la 
dimensión perpendicular a e,. 

En las expresiones anteriores, V es la fuerza 
cortante que actúa en toda el área de la sección 
crítica, la cual la obtenemos a partir de la 
reacción neta q.,, restando a la reacción del 
terreno las presiones debidas a peso propio de 
zapata y relleno. 

El esfuerzo cortante de diseno vAeu (esfuerzo 
cortante último) obtenido con los criterios 
anteriores no debe exceder ninguno de los dos 
siguientes valores 

VcR1 = FR (0.5+y) >/fe • (21) 

(22) 

(23) 

a menos que se suministre refuerzo. y es la 
relación del lado corto al lado largo del área 
donde actúa la carga o reacción. 

b. 4) Acero por temperatura 

Cuando el espesor de la zapata es mayor que 
15 cm se requiere colocar acero por 
temperatura en la porción sometida a 
compresión (donde no se requiere acero por 
motivos estructurales). Para esto, se emplea la 
siguiente ecuación 
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A. = 66000 (h/2) 1 fy (h/2 + 1 00) (24) 

en que 

A. = área de acero requerida por temperatura, 
para un espesor h/2 de la losa de la zapata, en 
Cln12/rn . 

h/2 = semiespesor "cie la losa de la zapata, en 
Cln1 

Cuando el elemento estructural está en contacto 
con el suelo, se recomienda emplear por 
temperatura un área de acero igual a 1.5A.. 
Empleando 1.5A. en vez de A. en la ec 24, dado 
que los cimientos están siempre en contacto con 
el terreno, obtenemos la siguiente expresión 

A. = 99000 (h/2) 1 fy (h/2 + 1 00) (25) 

Ejemplo de diseño estructural de una zapata 
rectangular 

Hacer el diseño estructural de la zapata 
rectangular de concreto reforzado de la fig 9. 
Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2 
m; espesor losa zapata = 30 cm. Profundidad de 
desplante = 60 Clnl. Considerar en el concreto 
reforzado fe' = 200 kg/cm2, fy = 4200 kg/cm2. '• 

l:Q' = 26 ~ My = 4.2 t·m, M.= 6.8 t·m 

Solución 

La sumatoria de cargas al nivel de desplante 
vale 
l:Q= 26 + 1.7(2)(0.3)2.4 +0.25(0.3)(0.3)(2.4) 
+((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1.6) = 30.098 t 
e,. = Myll:Q = 4.2130.098 = 0.1395 m 
ay = M,.ll:Q = 6.8130.098 = 0.2259 m 
B' = B- 2e,. = 1.421 m, L' = L -29y = 1.5482 m 
La presión de contacto media entre cimiento y 
terreno vale 
q = 30.09811. 7(2) = 8.852 t/m2 

a) Penetración 
De acuerdo con las Normas de Concreto, la 
sección crítica forma una figura semejante a la 
definida por la periferia del área cargada, a una 
distancia de ésta igual a d/2, siendo d el peralte 
efectivo de la losa (fig 8). 

Revisaremos la penetración de la columna 
en la dirección del eje y. 

ji,; 

. ' 

¡• 

., 



Cuando haya transferencia de momento se 
supondrá que una fracción de momento dada 
por (ec 17) 

1 

a= 
1 

__ 1_+_0-.6-7-..J-¡.(::::c,::::+=d)=/(~=+=d:=.) 

1 

a= 1 -----r========== 
1 + 0.67 ~ (0.3 + 0.264)/(0.25 + 0.264) 

a=0.412 

se transmite por excentricidad de la fueQa 
cortante total, con respecto al centnoide de la 
sección critica definida .antes. El esfuerzo 
cortante máximo de diseño Vu se obtendrá 
tomando en cuenta el efecto de la carga axial y 
del momento, suponiendo que los esfuerzos 
cortantes varían linealmente (fig 8), es decir 
VAB = V/Ac +aMCAefJe (ec 18) 
Ac = 2d(c,~+2d) (ec 19) 
Ac = 0.5692 m2 

' 

Je = d(c,+d)3/6 + (c,+d)d3/6 + d(c,+d)(C,+d)2/2 

Je = 0.031206 m• 
(ec 20) 

En columnas rectangulares e, = 0.3 m es la 
dimensión paralela al momento transmitido y e, 
= 0.25 m es la dimensión perpendicular a e,. 

En las expresiones anteriores, V es la fuerza 
cortante que actúa en toda el área de la sección 
crítica, la cual la obtenernos a partir de la 
reacción neta q.., restando a la reacción del 
terreno las presiones debidas a peso propio de 
zapata y relleno: 
q.. = 8.852- 0.3(2.4)- 0.3(1.6) = 7.652 11m2 

. 

V= 7.652 [1.7(2)- (0.25+0.264)(0.3+0.264)) 
= 23.799t 
CAB = (0.3+0.264)/2 = 0.282 m 
Sustituyendo en la ec 2 
VAB = 23.799/0.5692 
+ 0.412(6.8)(0.282)/0.031206 = 67.13 11m2 

VABu =Fe v_.8 = 1.4(67.13) = 93.98 tlm2 

El esfuerzo cortante de disefto v ABu (esfuerzo 
cortante último) obtenido con los criterios 
anteriores no debe exceder ninguno de los dos 
siguientes valores 
veR, = FR (0.5+-y) .J fe" (ec 21) 
veR, = 0.8 (0.5 + 1.7/2) ..J 160 = 13.66 kg/cm2 

vcR2 = FR .¡¡;_o (ec 22) 
vcR2 = 0.8 ..,¡ 160 = 10.12 kg/cm2 

fe"= 0.8 fe' (ec 23) 
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a menos que se suministre refuelzo. r = 1.7/2 = 
0.85 es la relación del lado corto al lado largo 
del área donde actúa la carga o reacción. 

Se observa que 
V~o.& = 9.40 kg/cm2 < vcR2 = 10.12 kglcm2 

.. 

Cumple 

b) Tensión diagonal 
La sección crítica por tensión diagonal se 
presenta a una distancia d del paño de la 
columna. Haremos la revisión en la dirección del 
eje y. Para esto se calcula el cortante último en 
esta sección y se compara con el cortante 
resistente del concreto (fig 1 0). 
Cálculo del cortante último 
Las fuerzas se calculan con la reacción neta del 
terreno (tomando en cuenta el efecto de los dos 
momentos M. y My). La reacción vale (ec A) 
q' = I:O/B'L' = 30.098/1.421(1.5482) = 13.681 
11m2 

La reacción neta q,' = 13.681-0.3(2.4)-0.3(1.6) 
= 12.481 t/m2 

Hallemos el cortante y el momento en la sección 
critica por tensión diagonal (en un ancho 
unitario de zapata, b = 1 m) 
V= 12.481(0.586) = 7.314 t 
M= 12.481(0.586)2/2 = 2.143 t·m 
v. = 1.4(7.314) = 10.24 t 
En elementos anchos, como son las zapatas, en 
los que el ancho B no sea menor que cuatro 
veces el peralte efectivo d (B <: 4d), con espesor 
hasta de 60 cm y donde la relación MNd no 
exceda de 2.0, la fuerza resistente VeR puede 
tomarse igual a 0.5FRbd~ independientemen
te de la cuantía de refuerzo (Normas de Concre
to, 1987). 

Como trabajamos por metro de ancho de 
zapata b = 1 m = 100 cm. Dado que se cuela 
una plantilla de concreto pobre sobre el terreno, 
el recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, y 
puesto que el diámetro de fa varilla del N• 4 es 
de 1.27 cm, el peralte efeCtivo del acero de la 
za¡Íata es d = 30 - 3.6 cm = 26.4 cm. 

En este caso se cumple que el ancho es 
mayor que cuatro veces el peralte efectivo 
B > 4d, B = 170 cm> 4d = 105.6 cm 
M/Vd = 1.11 < 2 :. cumple como elemento ancho 
VeR= 0.5FRbd.,f.* = 0.5(0.8)(100)(26.4)..,¡160 
VeR= 13357 kg >V u= 10240 kg :. Cumple 

e) Flexión 
Haremos el diseño por flexión en fa dirección 
del eje y. El momento flexionante en la sección 
critica vale (fig 10) 



M= 12.481(0.85)212 = 4.509t·m 
Mu = 1.4(4.509) = 6.312 t·m 
El acero mínimo por flexión es 
p...,= 0.7"..¡¡;;/f (ec 10) 
Pmin = 0.7...J2odi4200 = 0.00236 
mientras que la cuantía máxima es 0.75 p,, 
donde p, es el porcentaje balanceado 

fe" 4800 
p,=- (ec11) 

t, f, + 6000 
donde 
fe"= 0.85 f0* si fe* s 250 kg/cm2 (ec 12a) 
fe"= (1.05-f.*/1250)f0 * si fc*>250 kg/cm2 (ec 12b) 
p,.. = 0.01143 
La fracción de acero necesario para soportar un 
momento último Mu está dada por la siguiente 
expresión 

q=1-~ J1-~ 

2(6.312 X 1o") 

(ec 13) 

q = 1 - 1 - = 0.07695 
0.9( 1 00)(26.4)(136) 

p = q fe"lf, (ec 14) 
p=0.002492 
A.= pbd (ec 15) 
A. = 6.578 cm2 

La separación de varillas es 
s =a. g 1 A. (ec 16) 
donde 
a. = área de la varilla que se emplea = 1.27 cm2 

(N" 4) 
g = distancia para la que se requiere el área de 
acero A,, g = 100 cm 
A.= área de acero requerida = 6.578 cm2 

Sustituyendo valores s = 19 cm. En conse
cuencia, se necesitan varillas del N• 4 a cada 19 
cm en el lecho inferior (fig 11 ). 

Procediendo en fonma similar, se requiere A. 
= 4.403 arr en la dirección del lado largo de la 
zapata (eje x). En esta dirección debemos 
concentrar el refuerzo en la franja central de la 
zapata; aplicando las ecs 16a y 16b 
Franja central, s = 26 cm 
Franjas laterales, s =53 cm 
La separación mínima por flexión, aplicando la 
ec 10 resulta de 20 cm, por lo que usaremos s = 
20 an en la franja central y 30 cm en las franjas 
laterales (fig 11 ). 
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d) Temperatura 

El acero del lecho superior se proporciona por 
temperatura, para lo que se emplea la siguiente 
expresión (Nonmas de Concreto, 1987) 

66000( 1. S)(h/2) 
A,=----

fy (h/2 + 100) 
en que 

(ec 25) 

A. = área de acero necesaria por temperatura, 
en cm2/m, para el serniespesor de losa h/2 
h/2 = semiespesor de la losa ele la zapata = 3012 
=15cm 
Sustituyendo valores A,= 3.075 cm2 

Aplicando la ec 16, con varillas del N" 3 (a. = 
0.712 an2

), s = 23 cm. Por lo tanto, se necesitan 
por temperatura varillas del N° 3 a cada ·23 cm 
en el lecho superior. 

En la fig 11 se muestra un croquis con las 
características estructurales de la zapata. 

Ejemplo de diseffo estructural de una zapata 
corrida 

El disei'lo de una zapata corrida es similar al ele 
una zapata aislada, con la diferencia que en 
aquella , se debe dimensionar además la 
contratrabe de cimentación, y que en la zapata 
corrida no se hace la revisión por penetración. 

Para ilustrar el proceso, hagamos el disei'lo 
estructural de la zapata corrida de concreto 
reforzado de la fig 12. 

Determinamos primeramente el momento de 
inercia de la zapata. El centro de gravedad 
queda a 26.09 an de la base del cimiento (fig 
12a), y el momento de inercia con respecto a 
dicho centro de gravedad vale 0.02982 m•. 

Para el análisis de interacción dividimos cada 
contratrabe de 3.2 m de longitud en 4 barras, lo 
que da un total de 8 barras para las dos 
contratrabes. utilizando el procedimiento indica
do en el capitulo anterior (Interacción suelo
estructura), se obtienen los diagramas de 
reacción y de asentamientos mostrados en la fig 
13. Empleando las ecs 71 a 74 del capitulo 
anterior hallamos las fuerzas cortantes y los 
momentos flexionantes en los nudos de las 
barras; con las ecs 79 a 84 se obtienen los 
diagramas de fuerza cortante y momento flexio
nante indicados en la fig 14. 

;t 

.. ~ 



Diseño estructural de la contratrabe 

a) Acero por flexión 

La fracción de acero necesario para soportar un 
momento último Mu esté dada por la siguiente 
expresión 

q = 1-

donde 
p=qfc"lfy 
A.= pbd 

R e 

(ec 13) 

(ec 14) 
(ec 15) 

Cálculo del acero positivo (lecho inferior de la 
contra trabe) 
Mu = 15.2x105(1.4) = 21.28x105 kg. cm 

2(21.28 X 1 OS¡ 
q = 1 - 1 - = 0.09262 

0.9(30)(81 )2(136) 
p =0.003 
A.= 7.288 cm2 

Usamos 3 varillas del N• 6 

Cálculo del acero negativo (lecho superior de la 
contratrabe) 

Mu = 10.5x105 (1.4) = 14.7x105 kg.cm 

p =0.00204 
A.= 4.957 cm2 

Usamos 2 vañllas del W 6 

b) Revisión por fuerza cortante 

La separación de estribos verticales está dada 
por (Normas de Concreto, 1987) 

s = FR A.fyd 1 (V u -VeR) S FR A.,fy/3.5 b (26) 

A. es el área transversal del refuerzo por 
tensión diagonal comprendido en una distancia 
s. VeR se obtiene con las ec 6 ó la ec 7. 

Utilicemos como estribos varillas del W 3. 
Sustituyendo en la ec 26 
S= 0.8 (2) (0.712) (4200) (81) 1 (35000- 7115) 
s= 13.9cm 

En la fig 15 se muestra el armado de la 
contratrabe. 
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Diseño estructural de la losa de la zapata 

a) Tensión diagonal 
En la fig 13b se muestran la vañación de la 
reacción del terreno a lo largo de la zapata 
corrida. El valor de 46.6 Vm en los extremos de 
la estructure no lo tomamos para el disei'lo 
estructural de la zapata porque .se concentra · 
bajo la carga de la columna y no se transmite a 
la zapeta (de hecho, si utilizarnos un mayor 
número da reacciones, los altos valores de 
éstas en los extremos quedan exclusivamente 
bajo las columnas). Haremos el diseño estruc
tural para la reacción da 17.2 tlm (fig 13). 

La reacción del terreno en unidades de 
esfuerzo vale 
q = 17.211.6 = 10.75 tlm2 

La reacción neta q, = 10.75- 0.2(2.4)- 0.65(1.6) 
= 10.75-1.52 = 9.23 tlm2 

La sección critica por tensión diagonal se 
presenta a una distancia d del paño de la 
columna. Como trabajamos por metro da ancho 
de zapata b = 1 m= 100 cm. Dado que se cuela 
una plantilla de concreto pobre sobre el terreno, 
el recubrimiento del acero puede ser de 3 cm, y 
puesto que el diámetro de la varilla del N° 3 es 
de 0.712 cm, el peralte efectivo del acero de la 
zapata es d = 20- 3.4 cm= 16.6 cm. 

Hallemos el cortante y el momento en la 
sección critica por tensión diagonal (en un 
ancho unitario de zapata, b = 1 m; fig 16) 
V= 9.23(0.484) = 4.467 t 
M= 9.23(0.484)212 = 1.081 t·m 
v. = 1.4(4.467) = 6.254 t 
En elementos anchos, como son las zapatas, en 
los qua el ancho B no sea menor que cuatro 
veces al peralte efectivo d (B ~ 4d), con espesor 
hasta da 60 cm y donde la relación WVd no 
exceda de 2.0, la fuerza resistente v .. puede 
tornarse igual a 0.5F.bdR. independiente
mente de la cuantía de refuerzo (Normas de 
Concreto). 

En este caso se cumple que el ancho es 
mayor que cuatro veces el peralte efectivo 
B>4d, B=320cm>4d=105.6cm 
M!Vd = 1.458 < 2 :. cumple como elemento 
ancho 
v .. = o.5F.bclv'fc* = o.5(0.BJ(100)(16.6J..J1so 
v .. = 8399 kg > v. = 6254 kg :. Cumple 

b) Flexión 
El momento flexionante en la sección crítica 
vale (fig 16) 
M= 9.23(0.65)212 = 1.9498 t·m 



Mu = 1.4(1.9498) = 2.7298t·m 
El acero mínimo por flexión es 
Pmin = 0.7fjlfx (ec 10) 
Pmin = 0.7 00/4200 = 0.00236 
mientras que la cuantla máxima es 0.75 Pt>. 
donde p¡, es el porcentaje balanceado 

fe" 4800 
p¡,= (ec11) 

fy fy + 6000 
donde 
fe"= 0.85fe* 
fe"= (1.05-fe*/1250)fe* 
Pmax = 0.01143 

si fe • :S: 250 kglcm2 

si fe*> 250 kglcm2 

La fracción de acero necesario para soportar un 
momento Mu está dada por la siguiente 
expresión 

q=1-~ J 1-~ (ec 13) 

2(2. 7298 x 1 o•¡ 
q=1- 1- = 0.08450 

O. 9(1 00)(16. 6)2(136) 

p = q fc"lfx (ec 14) 
p = 0.002736 
A,= pbd (ec 15) 
A, = 4.5423 cm2 

La separación de varillas es 
s = a.g/A, (ec 16) 
donde 
a. = área de la varilla que se emplea = 0.712 
cm2 (N° 3) 
g = distancia para la que se requiere el área de 
acero A,, g = 100 cm 
A,= área de acero requerida= 4.542 cm2 

Sustituyendo valores s = 15 cm. En conse
cuencia, se necesitan varillas N" 3 a cada 15 cm 
en el lecho inferior. 

d) Temperatura 
El acero en dirección longitudinal de la zapata, y 
el del lecho superior se proporciona por 
temperatura, para lo que se emplea la siguiente 
expresión (Normas de Concreto) 

66000(1.5)(h/2) 
A,=-----

fy (h/2 + 1 00) 
en·que 

(ec 25) 

A. = área de acero necesaria por temperatura, 
en crn2/m, para el semiespesor de losa h/2 

7 

h/2 = semiespesor de la losa de la zapata = 20/2 
= 10 cm 
Sustituyendo valores A.= 2.143 cm2 

Aplicando la ec 15, con varillas del N" 3 (a. = 
0.712 cm2

), s = 33 cm. Por lo tanto, usaremos 
varillas del N" 3 a cada 30 cm, por temperatura. 

En la fig 17 se muestra un croquis con las .. 
· -- ·earacteristicas estructurales de la zapata. 

Referencias 

Meli, R, Diseño Estructural, Cap 7, Limusa, 1985 

Normas Técnicas Complementarias para el 
Diseño y Construcción de Estructuras de 
Concreto, Gobierno del Distrito Federal, 1987 

(Acdezap,iske84,iselemec,acdezapf, 
acdezapf11) 
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APUNTES DE CIMENTACIONES 
ZAPATAS DE COLINDANCIA 

Agustín Deméneghi Colina* 

La zapata de colindancia que recibe un muro de carga exhibe un momento de desequilibrio debido a la falta de 
coincidencia entre la línea de acción de la carga del muro y del diagrama de reacción del terreno de cimentación. 

Este momento de desequilibrio lo toma la estructura de la zapata mediante 'torsión a lo largo de la longitud de la 
zapata. Esta torsión ocurre en la zapata y en la trabe de e!U3SC de la zapata. 

Supongamos que los extremos de la zapata permanecen fijos. En el centro del claro el momento de torsión vale 
cero, por lo que la mitad de la zapata se puede considerar como empolnlda en un extremo y libre en el otro. Una 
viga de longitud x, empotrada en un extremo y hbre en el otro, sometida a un momento de torsión M. en su extremo 
libre, sufre un giro que vale 

ex = (x/G 1J Mx 

Llamando M' al momento de desequilibrio por unidad de longitud de la zapata (fig 1), el momento en una dislancia 
dx vale M'dx, y el giro debido a dM está dado por 

d9 = (x 1 G 1J M' dx 

El giro en el centro del claro vale 

U1 
e,= j (M'x 1 G Ij dx = M' L' /8 G 1, 

o 
(1) 

Sin embargo, debido al giro 9, el suelo reacciona con un momento que se puede valuar en forma aproximada 
haciendo la hipótesis que es igual a la mitad del dado por la fórmula de Frohlich, es decir 

Sea 

es decir 

M,'=---
32(1-v') 

K..= M.' le,= nE,B' /32(1- v') 

M.'=K,.e, 

(2) 

(3) 

El nuevo momento M' es igual al momento inicial M,,' menos M,' . Con este nuevo valor se aplican repetidamente 
las ecs 1, 2 y 3, hasta que la variación de M' sea despieciable. 

En una viga de sección rectangular de dimensiones b por h , el momento polar de inercia debido a torsión se puede 
valuar en forma aproximada (Beaufait el a/1910) 

1, = (h b3 
1 3) 1 1 - 0.63 h'h + 0.052 (h'h)' 1 (4) 

*Profesor del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de 
Ingeniería. UNAM 



El momento de torsión se toma con respecto al centroide de la lr.lbe. La sección critica es a una distancia d del paño 
de la ll3be de liga. Se emplean las siguientes expresiones (Normas de Concreto 1 996): 

ToR = 0.6 FR (E x2 y) ..J f"c (5) 

TeR= 0.25 ToR (6) 

x = ancho de la lr.lbe, y = peralte de la trabe 

22 

T o• =momento torsionante resistente de diseño de un miembro sin refuerzo para torsión, kg. cm·---------· ·- ·-

T.,. = momento con que contribuye el concreto en un miembro reforzado por torsión, kg.cm 

Para proporcionar refuerzo por torsión se deben cumplir simultáneamente las dos siguientes condiciones: 

(7) 

b) (T. rrOR )
2 +(V. NcR)

2
" 1 (8) 

Si no se cumple alguna de las dos condiciones anteriores los efectos de la torsión pueden despreciarse. 

Refuerzo por cortante 
FRA. fyd 

s=----
v.- voR 

es decir 
A, v.-v .. 
-----

Refuerzo por torsión 
s (T.- TeR) 

A..=----

es decir 
A.. Tu-TeR 

(cm2 /cm, dos ramas) 

(cm2
/ cm, nna rama) 

n = 0.67 + 0.33 (y,lx1),;; 1.5 

El refuerzo total es la suma del requerido por cortante y por torsión. 

(9) 

(JO) 

(11) 

La separación no debe ser mayor que el ancho de Jos estn1tos ni de la altura de los mismos, ni mayor que 30 cm. 

Acero longitudinal por torsión 

(12) 

Ejemplo 

Revisar la seguridad del terreno de cimentación y hacer el diseño estructnral de la zapata de la fig 1. 
Concreto f'c = 200kg/cm2 E.,=J41 421 kg/cm2 



Acero f1 = 4 200 kg/cm2 

Longitud de la zapata 6 m 
F, = 1.4 

Terreno de cimentación 
Arena medianamente compacta 

Solución 
Cálculo del momento M.,' y de :!:Q 

Mo' = O. 923 t·m/m l:Q = 5.134 t/m 

r = 1.6 t/m3 

Consideremos únicamente el momento de inercia de la llabe: E.Dple3ndo la ee 4 :· 
I. = 0.00102 m4 

El módulo de rigidez del concreto eslá dado por 
G = FJ2(l+v) = 565 685 kglcm2 

El procedimiento iterativo para conocer el momento de torsión consiSie en: 
a) Aplicando la ec 1, con M' = Mo' = 0.923 t·m/m 

e,= o.oo7208 
b)De la ec 2 

K..= M.' 1 e,= x E, B2 1 32(1 - v2
) 

e) Sustituyendo valores K..= 30.1593 t·m/m. De la ec 3 
M.'= K.. e,= 0.2174t·m/m 

El nuevo valor de M' vale: 0.923-0.2174 = 0.6826 t·m/m 

Se repiten los pasos (a) a (e), hasta que la variación de M' sea despreciable. En cada iteración M' se obtiene 
restando aMo' = 0.923 t·m/m el valor calculado de M.' . 

A continuación presentamos los valores obtenidos en la última iteración: 
M'= 0.7471 t·m/m, e,= 0.005834, M,'= 0.1759 t·m/m 

Cálculo del refuerzo por torsión 
El momento de torsión a una distancia d del paño del eje donde termina la trabe vale 

T=0.7471(5.772)/2=2.156t·m (d= 11.4cm) 
Tu= F, T = 3.0184 t·m 

Como se trata de una trabe con muro de carga, V = O 
Aplicando la ec 5 ToR = 136 610 kg·cm 
Aplicando la ec 6 T"' = 34 152.6 kg·cm 

Verificamos que se cumplan las condiciones dadas por las expresiones 7 y 8: 
a) Tu= 301 840 t·m/m >Toa= 34 153 t·m/m 

b) (Tu /TOR )
2 + (VuNoRJ2 = 4.88 ~ 1 

Se cumplen las condiciones (a) y (b), por lo que sí se requiere refuerzo por torsión. 

Cálculo del acero de refuerzo por torsión 

Acero trimsversal 
Aplicando las ecs 11 y 1 O 

n = 1.5 A./s = 0.06278 cm2/cm 
Empleando una separación s = 7.5 cm, A..,= 0.471 cm2 

• Por lo tanto, se requieren eSiribos del No 2.5 a cada 7.5 
cm (a.= 0.495 cm2

). 

Acero longitudinal 
Empleando la ec 12, A, = 13.6 cm2 Por lo tanto, se requieren 4 varillas del No 5 más 2 varillas del No 6, como 
acero longitudinal por torsión. 

23 



Diseño estructural de la Josa de Jo zapata 

24 
4 

El momento de desequilibrio en la zapata es de M,,' = 0.923 t·mlm. La trabe por torsión toma M' = 0.7471 t·m/m, 
mientras que el suelo toma M.' = 0.1759 t·m/m. Por Jo tanto, el momento sobre el suelo es M.' = 0.1759 t·m/m. 

e= M.'ll:Q = 0.1759/5.134 = 0.03426 m 
B' = B -2e= 0.5315 m q' = EQIB' = 9.66 tlm2 

En la fig 2 se exhiben la geometrla y las fuenas que actúan sobre la zapata. 
.. - --- . - - . ---~ . -- ----- -- .. 

Diseño por flexión 
d = 0.15-0.036 = O.ll4 m 
M= 0.5288t·m/m M..= 0.7403 t·rnlm 
p= 0.00154 p,.¡.=0.00236 A,..;,= 2.687 cm2/m 
A,p = 3.075 cm2/m; por Jo tanto, rige armado por tempel31Ul3 
Se emplearán varillas del N" 3 a cada 23 cm, en el lecho inferior 

Revisión por cortante 
V= 2.006 tlm v. = 2.809 tlm 
M = 0.2485 t·m/m M/Vd = 1.09 < 2 Cumple como elemento ancho 
VeR= 5768 kg > v. = 2809 kg; :. Cumple 

En la fig 3 se muestra el armado de la zapata. 

Referencias 

Beaufait, F W, Rowan, W H, Hoadley, P G y Hackeu, R M, Computer Methods of Structural Analysis, Prentice
Hall, 1970 

Normas Técnicas Complementarias para el Diseño y Construcción de Estructuras de Concreto, Departamento del 
Distrito Federal, 1996 
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ANEXO 2 
CÁLCULO DE ASENTAMIENTOS EN SUELOS FRICCIONANTES 

METODO DE SCHMERTMANN 

El asentamiento de una zapata se calcula con 
la siguiente expresión (Schmertmann, 1970) 

5 = C, Cz qn :E (1,/E,) 6Z 

donde 

qn = incremento neto de carga = q - Pvd 
q = presión de contacto entre cimiento y terreno 
Pv0 = presión total inicial en el suelo, al nivel de 
desplante del c1miento 
e, = coef1ciente que toma en cuenta la 
profundidad de desplante= 1 - 0.5(p,Jq,) 2: 0.5 
C2 = coeficiente que toma en cuenta el flujo 
viscoso (creep) del suelo = 1 + 0.2 
log,0(t,.osf0.1) 
1, = factor de influencia de la deformación 
unitaria vertical, cuyo valor se muestra en la fig 
1 (Schmertmann el al, 1978). 
La máxima magnitud de 1, vale 
lzp = 0.5 + 0.1(qnlp,.') 112 

E, = módulo de deformación del suelo 
E, = 2. 5q, (zapata cuadrada, UB = 1) 
E,= 3.5~ (zapata corrida, UB > 10) 
q, = res1stencia en la punta del cono 

Ejemplo 
Calcular el asentamiento de la zapata de 
concreto reforzado de la fig E-1, para un tiempo 
de 5 años. · 
Solución 
El subsuelo se d1vidió en "estratos" de 20 cm de 
espesor. En la tabla E-1 se presenta-el cómputo 
del asentamiento para los tres primeros 
"estratos". Para el cómputo del factor 1, se 
ut1lizó la gráfica para zapata cuadrada, ya que 
el cimiento de este ejemplo es muy cercano a 
ella . 

. To:nando en cuenta las deformaciones de 17 
"estratos" de 20 cm de espesor, hasta una 
¡:>rotundidad 28=3.4 m bajo el nivel dP. 
desplante, se obluvo un asentamiento total de 
0.924 cm. 

1 
Referenc1as 
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Schmertmann, J H. Hartman, J P y Brown, P R, 
"lmproved strain 1nfluence factor diagrams", 
Jour Geotech Eng Div, _ASCE, GT8, agosto 
1978 

Tomllnson, M J, Cimentaciones. D1seño y 
Construcción, Trillas, 1996 

TABLA E-1 
. CÁLCULO DEL ASENTAMIENTO 

Estrato z 1, 1 /'.z/E, 8 
m m 

1 0.1 0.1688 2.572x10' 0.0002554 
2 0.3 0.3063 4.667x1o· 0.0004635 
3 0.5 0.4438 6.763x1 o·- 0.0006716 

_L - -q, - 7.892 Vm, q, - 3.5N- 3.5(15)
kglcm2, E,= 2.5q, = 1312.5 Vm2 

C1 = 1 - O. 5 (0. 96/7 .892) = O. 9392 

52 5 

Cz = 1 + 0.2 log10 (510.1) = 1.34 
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ANEX03 
MÉTODO DE KONDNER 

Consideremos una muestra de suelo sometido 
a prueba de compresión triaxial; la forma de la 
curva esfuerzo-deformación unitaria es parecida 
a la de una hipérbola, como se indica en la fig 
1. Kondner propone la siguiente expresión para 
el cómputo de la deformación (Duncan y 
Chang, 1970) 

(cr1-<r,) = d(a +be) ( 1) 

Obtengamos a continuación los valores de a y 
b. Derivando la ec 1 con respecto a e 

d(cr,-<r3)/dt. = al( a+ bt)2 

El módulo tangente inicial es la pendiente de la 
curva esfuerzo-deformación unitaria cuando 
ésta tiende a cero, es decir 

La ec 1 se puede poner en la forma 

(cr 1-cr3 ) = 1/(a/c+ b) 

( rr 1-<r3 )u11 se obtiene cuando e -> oo (fig 1 ), es 
decir 

De lo anterior 

a= 1/E, 

b = 1/(cr,-<r,)ull 

La asíntota (cr 1-o3)ul1 es mayor que la resistencia 
a compresión (cr,-<r,)t, en una pequeña 
cantidad. La asíntota se puede relacionar con la 
resistencia mediante el factor R,, de la siguiente 
forma 

(2) 

donde R1 es un factor que varía entre 0.75 y 1.0. 

La ec 1 se puede escribir 

(cr,-o,) = ------
1/E¡ + eR,I(cr,-cr,)t 

(3) 

La deformación unitaria vale 

e=--------- (4) 
E, [1 - R1 (cr 1-o3)/(cr 1-cr3)t] 

Estudios experimentales de Janbu (1963) han 
mostrado que la relación entre el módulo 
tangente inicial y la presión de confinamiento se 
puede expresar como 

E,= E,o + K Pa (cr,!p.)" (5) 

donde Pa = presión atmosférica = 10.3 Um2 

Si se considera que cuando la falla ocurre no se 
presenta cambio en cr3 , la relación entre la 
resistencia a compresión y la presión de 
confinamiento, en función de la ley de 
resistencia de Mohr -Coulomb se obtiene de la 
siguiente forma (fig 2) 

sen~=-------

citan.¡.+ (a,-o,),J2 + "' 

2 (ecos <1> +"'sen$) 
(cr,-o,)t = ---------

1 -sen~ 
(6) 

El método de Kondner se puede aplicar al 
cálculo del asentamiento de un cimiento de la 
siguiente forma: en un elemento de suelo 
consideramos que el esfuerzo "' es igual a la 
presión media de confinamiento 

<J3 = Pe= Poo + (1/6) (cr, + <Jx + cr,) (7) 

C~n· cr3 = Pe· se obtiene \el~módulo tangente . \ ~- -.......~ 

inícíaiE, (ec 5). El esfuerzo pnnc1pal~·mayor "' = 
Pco + crz. Por lo tanto 

(cr 1-o3) = cr,- (1/6) (cr, + <Jx + cr,) (&) •· 
. ' 

La deformación unitaria e se halla sustít'{yendo, 
(cr 1-o3) en la ec 4. El módulo del suelo para este "-, 
nuevo nivel de esfuerzoa_c.\víador es j ·. 

'~~ .. ... 
¡ 
e 

1 -~;r 
\ 
V 

\ 

\ 

' 

·' 

(g) ' 
,· ~ 1 

'·, 
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La deformación de un estrato de espesor h se 
calcula con la ley de Hooke 

o= (hiE,) [<>z- v(a,+a1)] (10) 

En la tabla 1 se muestran propiedades aproxi
madas del suelo, que se pueden utilizar en la 
fórmula de Janbu (ec 5), cuando se aplica el 
método de Kondner. 

Ejemplo 
Calcular el asentamiento de la zapata de la fig 
E-1, utilizando el método de Kondner, con las 
siguientes propiedades del suelo: 
K= 665, n = 0.61, Rt = 0.9, <j> = 37", Ka= 0.398, 
v = 0.285, y= 1.6 Um3 

Solución 
El subsuelo se dividió en "estratos" de 20 cm de 
espesor. En la tabla E-1 se presenta el cómputo 

TABLA 1 

del asentamiento para los tres pnmeros 
"estratos". 

Tomando en cuenta las deformaciones de 17 
"estratos" de 20 cm de espesor, hasta la 
profundidad de 3.4 m bajo el nivel de desplante. 
se obtLNo un asentamiento total de 0.60 cm. 

REFERENCIAS-

Duncan, J M y Chang, C Y, "Non linear analysis 
of stress and strain in soils", Jour Soil Mech 
Found Div, ASCE, SM5, sept 1970 

Janbu, N, "Soil compressibility as determined by 
oedometer and triaxial tests", European- Conf 
Soil Mech Found Eng, Wiesbaden, Germany, 
Vol 1, pp 19-25, 1963 

VALORES APROXIMADOS DE K y n DE LA FÓRMULA DE JANBU, EN SUELOS FRICCIONANTES, 
CUANDO SE APLICA EL MÉTODO DE KONDNER 

Estado D, N g, n 
kglcm' 

Muv suelto <0.2 <4 < 20 0.65 
Suelto 0.2-0.4 4-10 20-40 0.65-0.62 
Medianamente 0.4-0.6 10-30 40-120 0.62-0.58 
compacto 
Compacto 0.6-0.8 30-50 120-400 0.58-0.55 
Muv comoacto > 0.8 >50 > 400 0.55 

O, = compacidad relativa 
N = número de golpes en la prueba de penetración estándar 
qc = resistencia en la punta del cono holandés 

(Dskondner, Defsfkond101) 

Normalmente Precargado 
caraado 

K 

< 220 <670 
220-460 670-1390 

460-1280 1390-3840 

1280-2080 3840-{;240 
> 2080 >6240 
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ANEX04 
MÉTODO DE FREDLUND Y RAHARDJO (1993) 

Una arcilla parcialmente saturada se encuentra 
sometida a dos clases de esfuerzos: (a) un 
esfuerzo total (Pv -u3 ), debido a la presión 
externa sobre el suelo, y (b) una succión (ua -
uw), debida a un esfuerzo interno por efectos 
capilares. La variación de alguno de estos 
esfuerzos ocasiona una deformación del suelo, 
o una reducción de su relación de vacios. 

Denominemos presión total-succión p.; a la 
suma de los dos. esfuerzos anteriores 

Pvs = (Pv- Ua) + (Ua- Uw) 

En la fig 1 se muestra una curva de 
compresibilidad, en la que en el ·eje de las 
abscisas hemos trazado la presión Pvs· 

El decremento de relación de vacios del suelo 
es(fig1) 

óe = e, log (Pvsr 1 Pvso) (1) 

La deformación de un estrato de espesor H vale 

"'H = "'eH 1 (1 + eo) (2) 

Supongamos ahora que deseamos valuar la 
defonnación que sufre una estructura al variar 
la succión de la temporada de estiaje a la 
temporada de lluvias (fig 2). Antes de la 
construcción de la estructura la presión total 
vertical a la profundidad z vale (Pvo - u.); 
además, el suelo está sometido a una succión 
que vale (ua- uwo)- Por lo tanto, la presión total
succión inicial Pvso está dada por 

Pvso = (Pvo- Ua) + (u,- Uwo) (3) 

La construcción de la estructura produce un 
incremento vertical de carga "'P = cr,. Si 
posteriormente la succión cambia a otro valor 
uwr, la presión total-succión final será 

Pvsr = (Pvo- Ua) + o, + (Ua- Uwr) (4) 

La expansión del estrato de arcilla la 
obtenemos con las ecs 1 y 2 

M = e, log (Pvsr IPvso) 
óe= e, lag {[(p.,,-u,)+cr,+{Ua-Uwr))~(p.,,-u,)+(ua-Uwo) D 

(5) 
"'H = "'e H 1 ( 1 + e0 ) 

La valuación de Pvso se puede llevar a cabo con 
la realización . de una prueba de "volumen 
constante~. que consiste en aplicar una carga 
dada al suelo, para luego sumergir éste en 
agua; la arcilla tiende a expandirse. por lo que 
se incrementa la carga para evitar dicha 
expansión; el proceso se continúa hasta que el 
espécimen no muestra ya tendencia a 
expandirse. A partir de esta presión, la pnueba 
se continúa en fonna normal, cargando y 
descargando el suelo (fig 3). 

La presión "corregida" p,' se obtiene de la 
siguiente fonna (Fredlund y Rahardjo, 1993): 
obténgase el puntó de máxima curvatura, 
donde la curva se acerca al tramo de 
recompresión (fig 3).Trácese en este punto una 
recta horizontal y una recta tangente; la presión 
"corregida" se obtiene como la intersección -de 
la bisectriz a las dos rectas anteriores y una 
recta paralela· al tramo de descarga, trazada 
tangente a la curva de recompresión. En la 
práctica se considera que Pv>o = p,'. Esta 
corrección se hace debido a efectos de 
alteración del suelo al pasar del campo al . 
laboratorio (Fredlund y Rahardjo, 1993). 

La magnitud de Uwt se tiene que estimar para la 
condición más desfavorable en el campo. Un 
ex1remo puede ser uwr?: O, lo que implica que la 
presión en el agua puede ser igual o mayor que 
la presión atmosférica. Sin embargo, no 
necesariamente se presenta esta condición 
ex1rema, pues en sitios áridos con buen drenaje 
nunca se presenta una saturación completa del 
suelo. En este sentido, es conveniente realizar 
mediciones de campo durante varios años, para 
tener valores estadísticos de las variaciones de 
la succión en cada localidad. 

Se puede emplear el mismo criterio para valuar 
la contracción de la arcilla al pasar de la 
temporada de lluvias a la de estiaje. 
Considerando el mismo ejemplo, en la 
temporada de lluvias 

Pvro = (Pvo- Ua) + o,+ (Ua- Uwo) 

. 6 



En la época de estiaje la succión vale (ua - uwr) y 
la presión final 

P~r = (Pvo- Ua) + cr; + (Ua - Uwr) 

. La ccntracción se obtiene aplicando las ecs 1 y 
2. 

Ejemplo 
Estructura de planta de 8 por 16 m, con q = 3 
!1m2 En el suelo (fig 2): Cs = 0.09. e., = 1.9. En 
una prueba de "volumen ccnstante": p,' = 45 
kglcm2 (en temporada de estiaje). 

AJ pasar a 'la temporada de lluvias la succión 
se reduce a 5 kg/cm2

. En temporada de estiaje 
la succión aumenta de 5 a 44.8 kglcm2

. 

Calcular los movimientos de la arcilla al pasar 
de la época de estiaje a la de lluvias, y de ésta 
·a la de estiaje. 
Solución 
Pvo = 1.8(0.6)+1.5(0.3) = 1.53 !1m2 

cr, = 2.986 !1m2 

Cálculo de la expansión de la arcilla, al pasar 
de la temporada de estiaje a la temporada de 
lluvias: 
Pvso ;o ps' = 45 kg/cm2 

En la temporada de lluvias ~' = 0.153+0.299 
+5 = 5.452 kg/cm2 

Aplicando las ecs 1 y 2 
c.e = 0.09 log (5.452 /45) = -0.0825 
LIH = L\e H 1 (1 + e0 ) = -0.0825(0.6)/(1+1.9) = -
0.0171 m 
La arcilla se expande 1. 7 cm. 

Cálculo de la contracción al pasar de la 
temporada de lluvias a la de estiaje. 
~o = 5.452 kg/cm 2 

~r = (Pvo - Ua) + cr, + (Ua - Uwr) = 0.153+0.299+ 
2 44.8 = 45.252 kg/cm . 

Lle = 0.0827, LIH = 0.0171 m. 
La arcilla se contrae 1.7 cm. 

Referencia 

Fredlund. D G y Rahardjo, H, Soil Mechanics for 
Unsaturated Solis, Wiley, 1993 

(Defsfredl) -·-· 
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importante; por lo tanto, deben determinarse, en muestras en el 
laboratorio, las deformaciones permanentes acumuladas por la 
repetición de cargas. En forma aproximada y únicamente para fines de 
anteproyecto, se pueden emplear las siguientes expresiones 

ó = ó ( 1 + a log N ) 
pN p 

( 3. 5) 

donde ¿¡ = deformación permanente debida a N repeticiones de 
pN 

ó 
p 

carga 
= deformación permanente correspondiente a 

aplicación de carga 
N = número de repeticiones de carga 
a = coeficiente que depende del tipo de suelo. 

granulares a~ 0.25 
log = logaritmo decimal (base 10) 

la primera 

Para suelos 

e) Asentamiento diferido debido al incremento neto de carga 

Considerando que la presión efectiva en una arcilla saturada no 
cambia en forma importante por una excavac1on, el asentamiento a 
largo plazo se calcula entonces empleando el incremento neto de 
carga, el cual es el resultado de sustraer de la presión o carga 
total transmitida al suelo por una subestructura o un elemento de 
ella, la presión o carga total previamente existente en el suelo al 
nivel de desplante (RCDF 1976). Además, si el terreno de cimentación 
consiste en arcilla, el asentamiento debido a cedencia lateral de 
suelo es usualmente pequeño en comparación con el asentamiento total; 
por esta razón, aun el asentamiento de cimentaciones en estratos de 
gran espesor de arcilla puede ser evaluado por métodos basados en 
deformación unidimensional (Terzaghi y Peck 1967, art 41); es decir, 
para calcular los asentamientos diferidos únicamente hay que utilizar 
el esfuerzo normal vertical ~ . 

z 

En el ejemplo 6.1 se presenta la valuación del asentamiento a 1;argo 
plazo en una cimentación compensada. Cabe aclarar que si se desea 
obtener adicionalmente la evolución del hundimiento, se puede emplear 
la teoría de consolidación de Terzaghi-Zeevaert que considera 
adicionalmente la componente de deformación por viscosidad 
intergranular (consolidación secundaria); véase para esto Zeevaert 
(1985). 

3.4 Incrementos de esfuerzo en la masa de suelo ocasionados por ~ 
carga repartida aplicada en la superficie 

3.4.1 Carga uniforme 

A continuación se 
esfuerzos normales 
sometido a una carga 

presentan las expresiones para determinar los 
verticales bajo la esquina de un rectángulo 
uniforme q aplicada en la superficie (fig 3.5). 

' 
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Para u 

u 
z 

Para u 

u 
X 

z 
(Damy 1985) 

= __s_ 1 1 ) 
X y z + [ ( + a~og tan 

2 Tl 2 2 2 2 A 
X + z y + z 

y u (Dashkó y Kagán 1980) 
X y 

__s_ Tl 
= [ 

2 Tl 2 
X y z 

(x2+ z2) A 

+ (1 - 2 v) 

X :Í Z 

(y2+ Z2) A 

ang tan 
z A -
X y 

(ang tan yjx - a11g 

z A 
- ang tan --y:-y . 

tan 

+. (1 - 2 v) (ang tan xjy - a,.g tan 

2 y2 + Z2) 1/2 A = (x + 

X y 
l z A 

:i A 
) l X z 

X A ) ] 
y z 

( 3. 6) 

(3.7) 

( 3. 8) 

( 3. 9) 

Los esfuerzos normales bajo el centro de un circulo cargado están 
dados por (Yoder 1967) 

(3.6') 

(3.7') 

donde R es del radio del circulo. 

3.4.2 carga triangular 

cuando la carga que se aplica en la superfi<·ie es de tipo triangular 
(fig 3.6), se pueden utilizar las fórmulas •le Hamilton Gray {JÚárez 
Badillo y Rico 1980) 

Bajo el punto A 

z j L2 + B2 + z2 z 
u = [ p L/ (2 Tl B) l ( + 

ZÁ L2 + 2 .¡ L2 2 z + z 

B L 
+ (B/L) ang sen ) (3.10) 

.¡' B2 L2 + B2 2 L2 2 ' z + z + z 

Bajo el punto B 

z 
u = [ p L / ( 2 rr B) ] ( 

zB 

(3.11) 
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donde L es la longitud de la carga triangular . 

3.5 cimientos sujetos ª carga vertical y momento 

3.5.1 Reacción del terreno trapecial 

En numerosas ocasiones en la pr ctica un cimiento se ve sometido a 
carga vertical y momento. Por ejemplo, una columna le trasmite 
usualmente a una zapata aislada carga vertical y momento. El efecto 
de un sismo se traduce en fuerzas cortantes y momentos al nivel de 
cimentación; así, un edificio alto desplantado sobre una losa de 
apoyo o un cajón de cimentación, en una región sísmica trasmite al 
terreno de cimentación un fuerte momento de volteo, el cual ocasiona 
deformaciones en dicho terreno que pueden llegar a ser muy 
importantes. Por lo tanto, se hace necesario determinar las 
deformaciones del suelo ocasionadas por una fuerza vertical y un 
momento de volteo, tema que trataremos en este inciso. 

Consideremos un cimiento sometido al sistema de cargas de la fig 3.7, 
y supongamos que la reacción del terreno es la suma de una reacción 
uniforme debida a la carga Q, y a una reacción debida· al momento M. 
La reacción uniforme se obtiene del cociente Q/A, siendo A el rea 
del cimiento, mientras que la reacción provocada por el momento se 
obtiene en forma aproximada utilizando la fórmula de la escuadría: ~~ 
= (M/I),y. Observamos que la reacción del suelo se calcula entonces 
con la siguiente expresión 

donde 

~ = Q/A ± (M/I) y 

I = momento de inercia de la planta de la cimentación ·.· 
y = distancia del centroide del área de la cimentación a 

la fibra donde se esté calculando el esfuerzo 

En los puntos extremos A y B del cimiento los esfuerzos se calculan 

~ = Q/A + (M/I) B/2 
a 

~ =.Q/A - (M/I) B/2 
b 

Si el cimiento es rectangular de ancho B y longitud L 

~ = Q / B L + 6 M / L B
2 

a 

(J .12) 

(J.lJ) 

( 3. 14) 

~ = Q / B L - 6 M / L B
2 

(3 .15) 
b 

Por la tercera ley de Newton, ia carga sobre el terreno es la de la 
fig 3.7, pero con sentido de arriba hacia abajo (fig 3.8). 

Por lo tanto, para determinar las deformaciones del suelo provocadas 
por un cimiento con carga vertical y momento, es necesario determinar 
el estado de esfuerzo dentro de la masa de suelo ocasionado por la 

., 

. ·~ 
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carga de tipo trapecial de la fig 3.8. 

Cuando solo se desea determinar el esfuerzo normal vertical en la 
masa de suelo, el problema se puede dividir en el de una carga 
rectangular a y de una carga triangular a' (fig 3.8). El esfuerzo 

b • 

normal ocasionado por la primera se calcula con la fórmula de Damy 
(ec 3.6), mientras que para la carga triangular se pueden emplear las 
fórmulas de Hamilton Gray (fig 3.7, ecs 3.10 y 3.11). 

Cuando se requiere conocer además del esfuerzo normal vertical a , 
' z 

los esfuerzo's normales horizontales a y a , 
X y 

el problema se puede 

resolver dividiendo la carga trapecial en un n#mero n de cargas 
uniformes como se ilustra en la fig 3. 9. Los esfuerzos buscados se 
obtienen aplicando las ecs 3. 6 a 3. 9, para cada una de las cargas 
uniformes en las que se dividió la carga trapecial. 

3.5.2 Reacción triangular 

Cuando el momento de volteo es alto, puede ocurrir que se presenten 
en un extremo esfuerzos teóricos de tensión entre cimiento y terreno 
( fig 3 .lO). En la realidad la resistencia a la tensión entre estos 
dos materiales es prácticamente nula, por lo que no existe dicha zona 
de tensión. Por lo anterior, se requiere determinar la reacción del 
terreno ignorando esta zona de tensión. 

Supongamos una reacción triangular como la indicada en la fig 3.11. 
Por equilibrio de fuerzas verticales 

a e 1 2 = Q = área del triángulo 
• 

(3. 16) 

Tomando momentos con respecto a un eje que pasa por el punto A 

EM =-QC/3+QB/2-M=O 
A 

e = 1.5 B - 3 M / Q 

De la ec 3.16 a =2Q/C 
• 

(3.17) 

(3.18) 

En consecuencia, dado un cimiento en el que las cargas Q y M 
ocasionan esfuerzos teóricos de tensión en el contacto entre terreno 
y suelo, la reacción de este, supondiéndola triangular (fig 3.11), se 
obtiene utilizando la ec 3.17 para determinar la distancia e, y la ec 
3. 18 para obtener el esfuerzo a . 

• 

Los esfuerzos en el interior del medio elástico, ocasionados por la 
carga triangular se hallan empleando las ecs 3.10 y 3.11 del inciso 
3.4.2 anterior. 
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3.6 Fórmulas para deformaciones elásticas 

Las deformaciones instantáneas 
manera aproximada utilizando 
teoría de la elasticidad. 

en los suelos se pueden ··alcular 
las expresiones que prL•·orciona 

3.6.1 Deformación vertical de un rectángulo cargado 

de 
la 

El asentamiento de la.superficie de un 
e isótropo, bajo la esquina de un 
uniformemente repartida q, está 
Schleicher (Terzaghi 1943) 

medio semiinfiniL~ homogéneo 
rectángulo somet 1,-{0 a carga 
dado por la •órmula de 

ó = [q(l-v2
)/ (rrE)] ( L ln + B ln 

donde B 
L 
E 
V 

= 
= 
= 
= 

L 

ancho del rectángulo 
longitud del rectángulo 
módulo de elasticidad del medio 
relación de Poisson del medio 

L + j e·+- B2 

B 
) 

(3.19) 

si'·el cimiento es cuadrado, la ec 3.19 se convierte en 

2 q B (1 - v 2·¡ ln (1 + /2 ) 
ó = 

TT E 

ó = 
rr E 

(3.19") 

La rigidez lineal vertical se define como el cociente 'ie la carga 
vertical concentrada· Qv entre el asentamiento vertical que produce 

dicha carga. En un cimiento de planta cuadrada de ancho B
1 

la rigidez 
lineal vertical está dada por 

K = 
V 

0.891 E B 
(3.19 11 ') 

(En la ec 3. 19"' el asentamiento se calcula bajo el centro del 
cuadrado.) 

Cuando el medio elástico tiene un espesor H , el asentamibnto bajo la 
esquina de un rectángulo sometido a carga uniforme q esta dado por la 
fórmula de Steinbrenner (Juárez Badillo y Rico 1980) 

14 
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(L + / L2+ B2) / B2+ 
2 

ó =[q(l-v )/rrE][L 
( B + / L 

2 
+ B 

2
) / L 

2 
+ H

2 

ln + B ln 
L ( B + A) B ( L + A ) 

LB 
+ (q/2rrE) 

2 
(1-v-2v) H- ang tan-- (3.20) 

HA 

(3.21) 

cuando existe un medio estratificado como el de la fig 3.12, formado 
por n estratos de propiedades elásticas E y v, el asentamiento de la 
superficie se puede calcular utilizando la ley de Hooke para cada 
estrato: 

e = ( 1/E) [ CT - V ( CT + U ) ] 
z z )( y 

(3.22) 

donde u , cr y u son los esfuerzos normales vertical y horizontales 
Z X y 

ocasionados por la carga aplicada en la superficie del medio, y e 
z 

es 

la deformación unitaria del estrato. La deformación, en unidades de 
longitud, del estrato está dada por 

ó = e H 
z 

donde H es el espesor del estrato. 

(3.23) 

La deformación de la superfice será la suma de las deformaciones de 
cada estrato. 

3.6.2 Círculo cargado 

En un círculo 
superficie, el 
1973) 

de radio R sometido a carga uniforme 
asentamiento bajo el centro está dado por 

2 
1l (1 - V ) R q 

ó = 
V 

2 E 

q en su 
(Zeevaert 

{3.24) 

El desplazamiento horizontal de un círculo sometido a una carga 
horizontal Q está dado por (Richart et al ·1970) 

h 

ó = 
h 

(7 - 8 v) Qh 

32 (1 - v) G R 

El giro del círculo ocasionado por 
1970) 

e = [ 3 (1 - v) M ] 1 8 G R3 

en que G = E 1 2 (1 + v) 

(3.25) 

un momento M vale (Richart et al 

(3. 26) 

{3.26) 

Con las expresiones anteriores se pueden obtener las rigideces lineal 

Hz 

y angular de un cimiento de planta circular. La rigidez lineal ---

15 
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vertical se define como la carga vertical entre el asentamienl" que 
produce: 

K = Q / o = 2 E R / ( 1 -v
2

) 
V V V 

1 • 27) 

La rigidez lineal horizontal se define como la carga horizontal entre 
el desplazamiento horizontal que produce: 

32 ( 1 - v) G R 
K 

Qh 
= = 

h o 7 - 8 V 
h 

La rigidez angular o rigidez a la rotación se 
cociente del momento entre el giro que produce: 

K = M / B = 8 G R
3 

/ 3 ( 1 - v) 
r 

3.6.3 Giro de un rectángulo sometido a momento 

(•.28) 

define c .. m0 el 

(3.¿9) 

El giro de un rectángulo sujeto a un momento M (fig 3.13) se puede 
calcular determinando la carga de tipo trapecial (ecs 3.14 y ~.15) 0 
triangular ( ecs 3. 17 y 3. 18) que actúa sobre el tern.110 • A 
continuación se divide la carga en un número n de cargas un.1 formes 
( fig 3. 9) y se determinan los esfuerzos normales u , u y u r ·•Jn las 

· Z X y 

ecs 3.6 a 3.9, a la mitad de cada uno de los estratos del su•·s~elo. 
La deformación unitaria de cada estrato se obtiene aplicando l.a ley 
de Hooke ( ec 3. 2 2) y la deformación en unidades de 1. ·ng i tud 
utilizando la ec 3. 23. Esta operación se realiza bajo los pun1 ·•s A y 
B de la fig 3. 9, con lo que se determina, mediante la suma •le las 
deformaciones de cada estrato, la deformación en la superfic 1 o_-,: con 
estos resultados se puede calcular el giro del rectángulo sometido a 
momento. En el ejemplo 6.1 se presenta una aplicación do este 
procedimiento. 

En forma simplificada, se puede usar el siguiente artificio: se 
obtiene el momento de inercia del rectángulo I en el sentido ·~ue se 
está analizando, y se determina el radio equivalente a un círCI>lo que 
tenga el mismo momento de inercia del rectángulo (Normas de sismo 
1987): 

R=(4I/rr) 
1/4 

(3·<9) 

Con el radio equivalente R se emplea la ec 3. 25 para determi ••ar el 
giro de la cimentación de planta rectangular. 

El criterio anterior es válido cuando la longitud del cimie1 1to es 
similar al ancho del mismo. Para valores de la longitud mayores que 

16 
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tres veces el ancho del cimiento, es conveniente usar la fórmula de 
Fróhlich para un cimiento continuo (de longitud infinita) de ancho B 
(Zeevaert 1973) 

e = ang tan (16 (1 - v
2

) ~ 1 n E B2
) (3.30) 

donde~ es el momento por unidad de longitud del cimiento (t.mjm). 

17 



TABLA 3.1 
ASENTAMIENTOS PERMISIBLES 

Asentamiento total permisible de la cimentación de una estructura, de 
tal forma que no se presente daño funcional en las siguientes insta
laciones o elementos: 

Obras de drenaje 
Accesos a la estructura 
Muros de mampostería 
Marcos estructurales de 
concreto o acero 

Losas o cajones de 
cimentación 

15 a JO cm 
30 a 60 cm 
2.5 a 5 ~m 

5 a 10 cm 

7.5 a JO cm 

Los valores mayores son para asentamientos en terrenos de cimentación 
homogéneos y estructuras de buena calidad de construcción. ·Los 
valores menores son para asentamientos en terrenos de cimentación con 
estratigrafía errática y estructuras de regular calidad de construc
ción. 

Tornado de Sowers (1962) 
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ANEXO 6 
PROBLEMAS RESUELTOS 

1) Calcular el asentamiento de la zapata de la 
fig P-1. La arena se encuentra normalmente 
cargada. Para el cómputo de los mere
mentas de esfuerzo en el terreno, emplear 
la presión de contacto suelo-cimiento. 
Utilizar los siguientes procedimientos 

a) Fórmula de Bur1and y Burbridge 
b) Gráfica de T erzaghi y Peck 
e) Fórmula de Schleicher 

Solución 

a) Fórmula de Bur1and y Burbridge. Se emplea 
la siguiente expresión 

o=qB07 1c (ec12) 
donde 
lc=1.17/N 14 (ec14) 
o = asentamiento del cimiento, en mili metros 
q = presión de contacto, en kPa 
B = ancho del cimiento, en metros 
N = número de golpes de la prueba de penetra
Ción estándar 
Sustituyendo valores 
le= 1.17/1514 = 0.02640 
q = [26+0.25(0.3)(2.4)+0.3(1. 7)(2)(2.4) 
+(1.7(2)-0.25(0.3))(1.6)]1[1.7(2)] = 8.852 t/m2 

q = 8.852(9.807) :' 86.812 kPa 
Reemplazando en la ec 12 
o= 86.812(1.7)0 \0.0264) = 3.32 mm· 
o= 0.332 cm 

b) Gráfica de Terzaghi y Peck. Entrando con B 
= 1.7 m y N= 15 en la fig 27, obtenemos 
que con un incre~ento de presión de 1.3 
kg/cm 2 = 13 t/m se presenta un hundi
miento máximo de 2.5 cm. Empleando un 
incremento de pres1ón de 8.852 t/m 2

, 

considerando una variación lineal, ocurriria 
un asentamiento de 8.852(2.5)/13 = 1. 702 
cm 

e) Fórmula de Schleicher. Se emplea la 
siguiente expresión, que proporciona el 
asentamiento bajo la esquina de un 
rectángulo cargado ( ec 3. 19, anexo 5) 

Agustín Deméneghi Colina· 

ó = [ q(1- v2
) 1 (11E)] { L In [(B+..f B2+L2 )/L] 

+ B In [(L +..f B2+L 2 )/B]} 

La magnitud de E la obtenemos con la fórmula 
de Denver 
E,= e ffi (ec 22) 
donde C = 7 MPa 
E,=7ffi =27.111 MPa 
1 MPa = (1/9.807x10.3

) t/m2 

E,= 2764.44 t/m2 

V= 0.285 
Entramos en la ec 3. 19 del anexo 5, con B = 
1.7/2 = 0.85 m y L = 2/2 = 1 m, con lo que 
determinamos la cuarta parte ó' del asenta
miento 
ó' = 0.001519 m, y 
o= 0.001519(4) = 0.006076 m= 0.608 cm 

2) Calcular el asentamiento de la zapata de la 
fig P-2. Los suelos se encuentran normal
mente cargados. Para el cómputo de los 
incrementos de esfuerzo, emplear el 
incremento neto de presión al terreno. 
Utilizar los siguientes procedimientos 

a) Ley de Hooke, con la fórmula de Denver 
b) Fórmula de Steinbrenner 

Solución 

a) Ley de Hooke, con la fórmula de Denver. 
Los incrementos de esfuerzo en el terreno 
se obtienen con las ecs 3.6, 3.7 y 3.8 del 
anexo 5, usando q = q.,, con 

q., = q- p., = 8.852- 1.6(0.6) = 7.892 t/m2 

En la tabla P-2.1 se muestra el cálculo de la 
deformación de cada estrato 
Se emplean las siguientes expresiones 
E,= C ffi (ec 22) 
donde C = 7 MPa 
Ko = (1 -sen <j>) (OCR)"'" + (ec 4) 
(OCR) = grado de preconsolidación = 1 
v=K,/(1 + Ko) (ec8) 

·Profesor del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería Civil, Topográfica y Geodésica. 
Facultad de Ingeniería. UNAM 
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Para el cómputo del asentamiento de usa la ley 
de Hooke 
¡; = (1/E,) [a,- v (e;,+ a,)] 
¡; = 1\/ho, donde ho = espesor del estrato 
1\ = (hofE,) [a,- v (a,+ o,)] 

b) Fórmula de Steinbrenner. Se emplea la 
siguiente expresión, que proporciona el 
asentamiento bajo la esquina de un 
rectángulo cargado (ec 3.20, anexo 5) 

1\ = [q (1- v
2

) 1 (nE)] 

{ L In {(B+~) ~ L2+H2 1 [L (B+A)]} 

+ B In {(L+~ B2+L2
) ~ B2+H2

/ [B (L+A)]}} 

+ [q /(2nE)] (1-v-2v2
) H tan·' [LB/( HA)] 

(ec 3.21, anexo 5) 

Los módulos de deformación E, y de Poisson v 
del suelo se pueden obtener como un promedio 
ponderado (promedio pesado) de sus valores 
en los estratos. En cada estrato E, se halla con 
la fórmula de Denver ( ec 22) y v se obtiene con 
las ecs 4 y 8. En la tabla P-2.2 se exhibe el 
cómputo de los promedios ponderados de E, y 
v. Así 
E,= 44.86/1.2 = 37.383 MPa = 3811.09 tlm2 

V = 0.3325/1.2 = 0.277 
Con estas magnitudes, entramos en la ec 3.20 
del anexo 5, con B = 1.7/2 = 0.85 m, L = 212 = 1 
m, H = 1.2 m, q = q, = 7.892 tlm2

, con lo que 
determinamos la cuarta parte o' del 
asentamiento 
li' = 0.0004266 m, y 
¡; = 0.0004266(4) = 0.001706 m= 0.171 cm 

3) Para alojar el cajón de cimentación de un 
edificio se requiere hacer una excavación 
de 3.0 m de profundidad, en un área de 
16.5 por 39.8 m en planta. El inmueble tiene 
un peso unitario máximo de 8.042 tlm2 y un 
peso unitario medio de 6.542 tlm2 (ya 
considerando el peso del cajón . de 
cimentación). La estratigrafía y propiedades 
del subsuelo se indican en la tabla P-3.1. 
Calcular: 

a) La expansión inmediata del fondo del corte, 
debida a la excavación. 

b) El asentamiento inmediato por recompre
sión (recuperación de la expansión por 
excavación). 

e) El asentamiento inmediato por compresión 
(debido al incremento neto de carga por el 
peso del edificio). 

d) El asentamiento diferido por compresión 
(debido al incremento neto de carga por el 
peso del edificio). 

Usar los siguientes procedimientos 
i) Ley de Hooke, con E.. E, y E' 

constantes en cada estrato (tabla P-3.1) 
ii) Fórmula de Janbu 

. E = Eo + Kp.(pc'lp.) 
con las propiedades indicadas en la 
tabla P-3.1, con n = O. 3, K., = 0.4, Pa = 
10.3 tlm2 

iii) Fórmula de Steinbrenner, con E~= 500 
tlm2

, E,= 400 tlm2 y E'= 300 tlm , entre 
las profundidades de 3 a 15 m 

Solución 
La descarga por excavación vale . 
1.55(2.1)+1.43(3-2.1) = 4.542 tlm2 Con este 
valor se obtiene la expansión inmediata por 
dicha excavación. 
El cómputo del hundimiento inmediato por 
compresión se lleva a cabo usando . un 
incremento neto de presión de 8.042 - 4.542 = 
3.5 tlm2

• 

El asentamiento diferido se calcula con'; un 
incremento neto de presión de 6.542 - 4.542 = 
2 tlm2

• . 

i) En las tablas P-3.2 a P-3.4 se presenta 
el cómputo de la expansión inmediata, 
del asentamiento inmediato \por 
compresión y del asentamiento diferido 
por compresión, respectivamente, 

. considerando propiedades constantes 
en cada estrato (el asentamiento 
inmediato por recompresión es del 
mismo orden de magnitud de la 
expansión inmediata). Se obtienen los 
siguientes valores: 4.5, 4.3 y 6.6 cm, 
respectivamente. 

ii) En las tablas P-3.5 a P-3.7 se presenta 
el cómputo de la expansión inmediata, 
del asentamiento inmediato por 
compresión y del asentamiento diferido 
por compresión, respectivamente, 
calculando las propiedades de 
deformación a· partir de la fórmula de 
Janbu (el asentamiento inmediato por 
recompresión es del mismo orden de 
magnitud de la expansión inmediata). 
Se obtienen los siguientes valores: 4.8, 
5.2 y 7.1 cm, respectivamente. 

iii) Fórmula de Steinbrenner. Se emplea la 
siguiente expresión, que proporciona el 

it 
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asentamiento bajo la esquina de un 
rectángulo cargado (ec 3.20, anexo 5) 

ó = [q (1 - v
2

) 1 (nE)] 

{ L In {(B+~ B2+L2
) ~ L2+H2 1 [L (B+A)ll 

+ B In {(L+~ B2+L2
) ~ B2+H2

/ [B (L+A)]}} 

+ [q /(2nE)] (1-v-2v2
) H tan·' [LB/(HA)] 

(ec 3.21, anexo 5) 

En este caso: H = 15-3 =12m, B = 16.5/2 = 
8.25 m, L = 39.8/2 = 19.9 m 
Usamos las ecs 3.20 y 3.21 del anexo 5: 

TABLA P-2.1 

2 2 Con Ee = 500 Um , v = 0.5, q = 4.542 Um , 
hallamos o = 1. 12 cm, y la expansión inmediata 
oe = 4(o) = 4.5 cm 
Con Eu = 400 Um2

, v = 0.5, q = 3.5 Um
2

, 

hallamos o = 1.09 cm, y el asentamiento 
inmediato por compresión liu = 4(8) = 4.3 cm 
Con E' = 300 Um2

, v = O, q = 2 Um2
, hallamos o 

= 1 . 75 cm, y el asentamiento diferido por 
compresión ó' = 4(o) = 7.0 cm 

Se aprecia que se obtienen magnitudes 
similares de deformación con los tres métodos. 

CÁLCULO DEL ASENTAMIENTO SUELO FRICCIONANTE 
Estrato N E, E, Ka V <J, "' "· ¡; 

MPa U m" Um' Um2 U m' m 
1 25 35.0 3568.88 0.398 0.265 7.867 4.681 4.775 0.000435 
2 32 39.60 4037.73 0.371 0.270 7.203 2.123 1.912 0.000605 
3 28 37.04 3776.95 0.384 0.278 5.392 0.632 0.453 0.000674 

Suma 0.001714 

TABLAP-2.2 
OBTENCIÓN DE PROMEDIOS PONDERADOS DE E Y v ' Estrato N E, V ho E,ho V ho 

MPa m m.MPa m 
1 25 35.0 0.285 0.3 10.5 0.0855 
2 32 39.60 0.270 0.4 15.84 0.108 
3 28 37.04 0.278 0.5 16.52 0.139 

Sumas 1.2 44.86 0.3325 
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TABLA P-3.1 
ESTRATIGRAFÍA Y PROPIEDADES DEL SUBSUELO 
Estrato Profun- h., w Y.at Propiedades de Propiedades de 

didad deformación deformación (fórmula 
constantes de Janbu) 

m m % ti m 
1 0-1.8 1.8 46.2 1.55 -
1' 1.8-2.1 0.3 46.2 1.55 -
2 2.1-3.0 0.9 75.1 1.43 E.- 800 tlm" Eeo - 200 tlm', K.- 80 

E,·= 700 11m2 E.., = 150 11m2
, K,= 70 

E'= 450 11m2 
1 E,; = 80 11m2

, K'= 50 
2' 3.0-4.8 1.8 75.1 1.43 E.- 800 tlm' Eeo - 200 tlm", K. - 80 

E,= 700 11m2 E..,= 150 11m2
, K,= 70 

E'= 450tlm2 E0' = 80 11m2
, K'= 50 

3 4.8-6.6 1.8 147.8 1.32 E.- 500 tlm' Eeo- 100 tlm', K.- 50 
E,= 400 11m2 Euo = 75 11m2

, K,= 35 
E'= 300 11m2 Eo' = 60 11m2

• K' = 30 
4 6.6-11.4 4.8 109.6 1.39 E.= 500 tlm' Eeo- 100 11m', K.- 50 

E,= 400 11m2 E.., = 75 11m2
, K,= 35 

E'= 300 11m2 E.' = 60 11m2
, K' = 30 

5 11.4-15.0 3.6 260.4 1.18 E.- 500 tlm' Eeo = 100 11m', K.- 50 
E, = 400 11m2 

· 
2 E,0 = 75 11m , K,= 35 

E'= 300 11m2 E0' = 60 11m2
, K' = 30 

6 15.0-19.5 

Profundidad del mvel de agua freát1ca (NAF): 1.8 m 
w = contenido natural de agua y = peso volumétrico saturado del sueló 

TABLAP-3.2 
CÁLCULO DE LA EXPANSIÓN INMEDIATA POR EXCAVACIÓN. PROPIEDADES DE 
DEFORMACIÓN CONSTANTES 

Es- h., a, a, a, E e V ¡¡ 
trato 

m 11m' 11m' tlm' 11m' m 
2' 1.8 4.539 4.152 3.914 800 0.5 0.001140 
3' 1.0 4.480 3.404 2.767 500 0.5 0.005021 
4 4.8 4.080 2.266 1.337 500 0.5 0.021871 
5 3.6 3.304 1.311 0.537 500 0.5 o 017136 

Expansión 0.045168 
.. 

Formula ut1hzada 8- h0 [a,- v (a,+a,)]/ E. 

TABLAP-3.3 

Descripción 

Limo arenoso 
Limo arenoso 
Limo arcilloso 

Limo arcilloso 

Arcilla limosa 

Arcilla limosa 

Arcilla limosa 

Arena en 
estado muy 
compacto .. 

,. 

CÁLCULO DEL ASENTAMIENTO INMEDIATO POR COMPRESIÓN. PROPIEDADES DE 
DEFORMACIÓN CONSTANTES 

Es- ho a, a, a, E, V ¡¡ 
trato 

m 11m 11m t/m" m 
2' 1.8 3.498 3.199 3.016 700 0.5 0.001004 
3 1.8 3.452 2.623 2.132 400 0.5 0.004837 
4 4.8 3.144 1.746 1.030 400 0.5 0.021067 
5 3.6 2.546 1.010 0.414 400 0.5 0.016506 

Asentamiento 0.043413 
.. 

' Formula ut1hzada ¡¡- h., [a,- v (a,+a,)]/ E, 

.,. 
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TABLAP-3.4 
CÁLCULO DEL ASENTAMIENTO DIFERIDO POR COMPRESIÓN. PROPIEDADES DE 
DEFORMACIÓN CONSTANTES 

Es- cr, E' V S' 
trato 

m tlm" tlm" . tlm" m 

f-..:::2-' --+-,1;.:;.8~-~~·49Eif>-+-?t ~11:::,99=--+--:3::"~Q¡;-:'1E:--c,lll-c4:0:5:::,0+----::0,---t-:O:-c:.0:-;0-:-;79=:;96=-; {. 't <{ 'f1 
3 1.8 3.liJ\2 2.6.23 2.\$2 3oo o o.o11837 ·-; _ ? r ~ 
4 4.8 3)4lt 1/\6 1,.Ó~ 300 o 0.028742 i 1 

1-----'5'-----'-3"'."'-6 ___¡__...:::_:t •• 546=--L::.. f .. :.:::0_:.:1l.l'-+-'ó"'-.. 4-'-;1:='---4~30,_,0'-'-;_,_0 --+~0:.;;. 0:,017~4::::5::-~8 /: . -~ 
Asentamiento 0.066033 · __:_'L_i.._.L.. 

~F-o~rm--u~la_u_ti~liz_a_d~a~S.-=~~~[cr-,---v~'-(cr~~-cr-,~)]~/~E~.~~~~~~~~ 

TABLAP-3.5 
CÁLCULO DE LA EXPANSIÓN INMEDIATA POR EXCAVACIÓN FÓRMULA DE JANBU 

Es- ho p,,' Pco' cr, "' trato 
m tlm" um· tlm" tlm" 

2' 1.8 3.729 2.237 3.498 3.199 
3 1.8 4.404 2.642 3.452 2.623 
4 4.8 5.628 3.377 3.144 1.746 
5 3.6 6.888 4.133 2.546 1.010 

. . , .. 
Formulas utilizadas. E. - Eeo + l<ePa(Pro ipa) 

o=_ho[u,-v¡cr,+~,)]IE. _ ·- + , 
Pa- 10.3 tlm , n- 0.3, Ko- 0.4, Peo - (1 2Ko) p,/3 
Pco' = presión de confinamiento efectiva 

TABLAP-3.6 

cr, Eoo K. E. ¡; 

tlm" tlm" tlm" m 
3.016 200 80 721.2 0.001264 
2.132 100 50 442.4 0.005675 
1.030 100 50 468.6 0.023338 
0.414 100 50 491.6 0.017429 

Expansión 0.047706 

CÁLCULO DEL ASENTAMIENTO INMEDIATO POR COMPRESIÓN FÓRMULA DE JANBU 
Es- ho p.; Pro' cr, "' trato 

m tlm" tlm tlm u m· 
2' 1.8 3.729 2.237 3.498 3.199 
3 1.8 4.404 2.642 3.452 2.623 
4 4.8 5.628 3.377 3.144 1.746 
5 3.6 6.888 4.133 2.546 1.010 

.. 
Formulas utilizadas. E, - Eoo + I<..Pa(Poo ip.) 
o= h0 [cr,- v ¡cr,+cr,)] 1 E, -
Pa = 10.3 tlm , n = 0.3, Ko = 0.4, Peo' = ( 1 + 2Ko) p,.,'/3 
Poo' = presión de confinamiento efectiva 

cr, E,o Ku E, ¡; 

u m· tlm" t/m' m 
3.016 150 70 606.0 0.001159 
2.132 75 35 314.7 0.006148 
1.030 75 35 333.0 0.025306 
0.414 75 35 349.1 0.018912 

Asentamiento 0.051525 
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TABLAP-3.7 
CÁLCULO DEL ASENTAMIENTO DIFERIDO POR COMPRESIÓN FÓRMULA DE JANBU 

Es- ho p,.,' p,,; o, o, 
trato 

m tlmL t/m U m' tlm' 
2' 1.8 3.729 2.237 3.498 3.199 
3 1.8 4.404 2.642 3.452 2.623 
4 4.8 5.628 3.377 3.144 1.746 
5 3.6 6.888 4.133 2.546 1.010 

.. n Fonnulas ullhzadas: E = Eo + K'p,(Pm /pa) 
ó' = h0 [o,- v (o,+o,)]/ E' 
Pa = 10.3 t/m

2
, n = 0.3, Ka= 0.4, Pro' = (1 + 2Ko) p,.,'/3 

Pco' = presión de confinamiento efectiva 

(Acprores1 ,acdefsfej11 ,dscts5,aseninst) 

O y Eo' K' E' ¡¡' 

tlm' tlm' tlm m 
3.016 80 50 405.7 0.008868 
2.132 60 30 265.5 0.013377 
1.030 6Q 30 281.1 0.030671 
0.414 60 30 295.0 0.017758 

Asentamiento 0.070673 
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ANEXO? 
TEORÍA DE LA CONSOLIDACIÓN PRIMARIA DE TERZAGHI 

DEFORMACIÓN VERTICAL DE UN ESTRATO 
DE ARCILLA 

Consideremos un estrato de arcilla de espesor 
inicial h1, el cual, al ser sometido a un 
incremento de carga, sufre una deformación 
vertical li (fig 1 ), quedando con un espesor final 
hz 

li = h,- hz ( 1) 

Sus relaciones de vacíos inicial y final son (fig 
1) 

(2) 

(3) 

Supongamos que la compresión vertical se 
debe únicamente a una reducción de los vacíos 
del suelo, entonces (fig 1) 

h, = h,, + h, (4) 

Reemplazando las ecs 4 y 5 en la ec 1 

li = h,, - ha (6) 

Sustituyendo las ecs 2 y 3 en la ec 6 

li = e1h,- e2h, = hs (e1 - e2) 

Dividiendo ambos miembros entre h1 

lilh1 = (h.,ih¡) (e1 - e2 ) 

Tomando en cuenta las ecs 4 y 2 

li/h1 = [hJ(h,, + h,)] (e1 - e2) 

olh 1 = [hJ(e 1h, + h,)] (e1 - e2) 

o/h1 = [1/(1 + e1)] (e1 - ez) 

Hagamos óe = e1 - e2 

o= [(óe)/(1 + e1)] h1 

(7) 

(8) 

La ec 8 permite calcular la deformación vertical 
de un estrato de suelo de espesor inicial h 1, en 
función de su decremento de relación de vacíos 
y de su relación de vacíos inicial. 

ECUACIÓN DIFERENCIAL DE LA 
CONSOLIDACION PRIMARIA 

Sea un estrato de arcilla de espesor H, con el 
nivel de agua freática (NAF) en la superficie del 
terreno (fig 2a). Los diagramas de presión total, 
hidráulica y efectiva se muestran en la fig 2a. 
Consideremos que aplicamos una carga 
unitaria vertical q en un área suficientemente 
grande para que el incremento de presión 
vertical sea constante con la profundidad; 
supongamos además que se permite el drenaje 
en la frontera superior del estrato de arCilla. Los 
diagramas de presión en el suelo quedan como 
se indica en la fig 2b. 

Calculemos el gasto de salida dV1 y de entrada 
dV11 de un elemento de suelo de espesor dz, 
situado a la profundidad z (fig 3). La curva de 
variación de la presión hidráulica en un tiempo t 
se indica en la fig 3. 

Obtengamos el gradiente hidráulico a la 
profundidad z (punto A, fig 3 ). La altura pieza
métrica vale (fig 2b) 

h = ulyw +Y = (uo + óu)frw + Y 

h = uJrw + (óu)lyw +Y 

Pero Uo = Yw (H -y) 

h = H- y + (óu)iyw +y 

h = H + (óu)iYw (9) 

Llamemos óu al incremento de presión 
hidráulica en el punto A (fig 3) 

(óu), = (óu} 

El incremento de presión hidráulica en el punto 
B vale (fig 3) 

(óu)6 = (óu) + [il(óu}/8z] dz 
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El gradiente hidráulico en el punto A (fiujo 
vertical) es 

Tomando en cuenta la ec 9 

El gradiente hidráulico en el punto B es 

i8 = (1/yw) (8/0Z.) { (óu) + [a(óu)/OZ.] dz} 

El gasto de salida del elemento (cara 1), para un 
área unitaria en dirección vertical, utilizando la 
ley de Darcy, vale 

dV,Idt =k (1/yw) 8(óu)/OZ. 

dV1 =k (1/yw) [éJ(óu)/oz] dt (10) 

En forma análoga, el gasto de entrada al 
elemento (cara 11) es 

dV11/dt =k (1/yw) (8/0Z.) { (óu) + [8(óu)/oz] dz} 

dVu = {k (11rwl {8/é!z) { (6u) + [8(6u)/é!z] dz}} dt (11) 

La diferencia entre el gasto de salida y el de 
entrada será, restando la ec 11 a la ec 1 O 

ódV = dV1 - dV11 

MV = - (klyw) [a"(óu)/OZ.2
] dz dt (12) 

· Por otra parte, la deformación vertical del 
elemento de espesor dz vale, aplicando la ec B 

Mo = [de/(1 +e)] dz 

Y el decremento de volumen, para un área 
unitaria en dirección vertical 

MV = [de/(1+e)] dz (13) 

El coeficiente de compresibilidad se define 
como 

a, = de/dp.;, de = a, dp,' 

Reemplazando en la ec 13 

ódV =[a, dp,'/(1+e)] dz (14) 

Por otra parte, en un suelo totalmente saturado 
se cumple 

Pv = Pv' +U= Pv' + Uo +~U 

dp, = O = dp,' + du0 + d(óu) 

dp,' = - d(óu) 

d(óu) = [8(óu)/iJI] dt 

dp,' = - [a(óu)/iJI] dt 

Sustituyendo en la ec 14 

MV = - [a,/(1 +e)] [a(óu)/iJI] dt dz 

Sea m,= a)(1 +e) 

(15) 

(16) 

m, se conoce como coeficiente de compresi
bilidad volumétrica del suelo. 

MV = -m, [8(óu)/iJI] dt dz (17) 

El volumen de agua expulsada del elemento (fig 
3) debe ser igual al cambio de volumen del 
mismo, por lo tanto, las ecs 12 y 17 miden la 
misma cantidad, y deben ser iguales 

- (klyw) [a'(.iu)/OZ.2] dz dt =-m, (D(óu)/iJI] dt dz 

Sea C, = klm,yw 

(18) 

(19) 

A C, se le conoce como coeficiente de 
consolidación del suelo. 

e, [a'(óu)/8i2] = [iJ(óu)/iJI] (20) 

La ec 20 mide la variación del incremento de 
presión hidráulica en función de la profundidad 
y· del tiempo, y se conoce como la ecuación 
diferencial del fenómeno de consolidación 
primana para fiujo vertical. 

SOLUCIÓN DE LA ECUACIÓN DIFERENCIAL 
DE CONSOLIDACIÓN 

Para la solución de la ecuación diferencial de la 
consolidación 

e, [a'(óu)/c)z2
] = (iJ(óu)/at] (ec 20) 
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Se consideran las siguientes cond1ciones de 
frontera (fig 2b) 

Au = O, para z = O y z = 2H,, para todo t > O. 

Con la siguiente condición inicial 

Au = q, para t = o•, y O < z < 2H, 

Para estas condiciones, la solución de la ec 20 
es (Juárez Badillo y Rico, 1976) 

4 (2i+1)n z (2i+1}'n2T 
i\u=q~{ en[---]exp[- ]) (21) 

'"
0 (2i+1)n 2 H, 4 

donde T = C., t 1 H/ 

A T se le denomina factor tiempo. 

GRADO DE CONSOLIDACIÓN DE UN 
ESTRATO DE ARCILLA 

(22) 

Se define el grado o porcentaje de consoli
dación a la profundidad z de la siguiente forma 
(fig 4) 

U,(%)= (AC/AB) (100) = l(q- Au)/q] (100) 

U,(%)= (1 - Au/q) (100) (23) 

Se def1ne el grado o porcentaje de consoli
dación de un estrato de arcilla de espesor H = 
2H, de la siguiente forma (fig 4) 

;21tc 

f, (q- Au) dz 
U(%)= (100) (24) 

q (2H,) 

""' U(%)= (100) {1- [1/q(2H,)J f, (Au) dz} (25) 

T amando en cuenta la ec 21 

2"' o,.,~ 4 (2i+1)n z (2i+1)2n2T 
J,(óu)dz=qJ, ~~ en[-- -]exp[- n 

'"
0 (2i+1)n 2 He 4 

""' z,, ~ 4 (2i+1)
2
n

2
T 

J, (óu)dz = q J, l:{ --exp[- 1 x 
..o (2i+1)n 4 

2H, (2i+1) n z 
x{---cos[ ]} 

(2i+1)n 2 H, 

(2i+1) 7t z 
-cos[---

2 

=-(-1-1)=2 

) = - [cos (2i+1) n -cosO) 
H, 

~"' 8 (2i+1)
2
n

2
T 

f,(/1u)dz = q (2H,) ~ exp[- 1 
'"" (2i+1 )

2
n

2 4 

Sustituyendo en la ec 25 

~ 8 (2i+1)2n2T 
U(%)= (100) [ 1 - ~ ---exp[- ] (26) 

i=O (2i+1)2
rt

2 4 

En la ec 26 observamos que el porcentaje ·de 
consolidación de un estrato depende únicamen
te del factor tiempo: U = f(T). En la tabla 1 se 
muestran los valores de U en función de T 
(Juárez Badillo y R1co, 1976). 

Ejemplo 
Calcular el asentamiento por consolidación del 
estrato de arcilla, bajo el centro del área en 
planta de un edificio, 1 02 días después de 
terminada la construcción, suponiendo que la 
carga q se aplica en forma instantánea, para la 
estratigrafía y propiedades del subsuelo mos
tradas en la fig E-1. Suponga que el estrato de 
limo arenoso está saturado por capilaridad has
ta la superficie del terreno. 
Solución 
Para el cálculo del asentamiento total por 
consolidación se aplica la ec 17 

Crc H Pvo' + Oz 

ó=-log(---
1 +eo Pvo' 

p,,' = 1.9(1 )+2(0.9)+1.5(0.4) = 4.3 Vm2 

qn = q- p.,.,= 5- 2(1.9) = 1.2 Vm2 

El incremento de esfuerzo vertical a la m1tad del 
estrato, aplicando la fórmula de Boussinesq 
vale o,= 1.148 Vm2 

Sustituyendo valores 

0.96 (3) 4.3 + 1.148 
ó = lag - 0.04228 m 

1+6 4.3 

El factor tiem!)o vale (ec 22) 
T = e, t 1 H.' = [2xto·3 (102) (86400)]11502 = 
0.7834 
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De la tabla 1: U = 88.03% 
El asentamiento a 102 días valdrá 
4.228(0.8803) = 3.72 cm 

REFERENCIA 

Juárez Badillo, E y Rico, A Mecánica de 
Suelos, tomo 1, Limusa, 1976 

TABLA 1 
RELACIÓN TEÓRICA U(%)-T 

U(%) T 
o o 
10 0.008 
15 0.018 
20 0.031 
25 0.049 
30 0.071 
35 0.096 
40 0.126 
45 0.159 
50 0.197 
55 0.238 
60 0.287 
65 0.342 
70 0.405 
75 0.477 
80 0.565 
85 0.684 
90 0.848 
95 1.127 
100 00 

(Tomada de Juárez Bad1ilo y R1co, 1976) 

( C sconsprim2, csconsprim2f) 
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CONSOLIDACION SECUNDARIA' 

Agustín Deméneghi Colina* 

Margarita Puebla Cadena* 

Retomando lo visto en el tema de consolidación unidimensional, 

podemos distinguir en una curva de consolidación dos partes: la 

primaria (que es la estudiada bajo el titulo de consolidación 

unidimensional) y la secundaria, la cual será tratada a 

continuación. 

Podemos considerar que la consolidación primaria es un fenómeno de 

tipo hidrodinámico, que implica expulsión de agua.Si lo expresamos 

mediante una analogía física, ésta sería la Analogía Mecánica de 

Terzaghi. 

La consolidación secundaria, por su parte, es un fenómeno de tipo 

viscoso que se atribuye al agua que rodea a las partículas de 

"rcilla. Se considera que, en un cierto momento, las partículas 

"resbalan" unas sobre otras como si patinaran) . Debido a lo 

anterior, sucede que el suelo se sigue deformando aunque la mayor 

parte del agua ya haya salido de él. Cabe recalcar que, si bien es 

cierto que disminuye el volumen del suelo, la cantidad de agua que 

sale durante este fenómeno es muy poca, en comparación con la que 

se expulsa durante la consolidación primaria. 

Actualmente existen diferentes teorías para el cálculo de la 

consolidación secundaria, como son: la de Buisman y la de Zeevaert. 

En el presente trabajo trataremos esta última. 

* Profesores del Departamento de Geotecnia. División de Ingeniería 

Civil, Topográfica y Geodésica. Facultad de Ingeniería. UNAM 
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TEORÍA DE ZEEVAERT (1986) DE CONSOLIDACIÓN SECUNDARIA 

Sea el siguiente modelo físico, formado por una Unidad de Kelvin y 

una Unidad de Zeevaert. 

Amortiguador 
lineal 

Amortiguador 
lineal 

UNIDAD DE 

KELVIN 

UNIDAD DE 

ZEEVAERT 

Si observamos la Unidad de Kelvin, vemos que está compuesta por un 

resorte y un amortiguador lineal, estando el resorte sujeto a la 

Ley de Hooke y el amortiguador a la Ley de Newton. 

Ley de Hooke: c
1 

= a
1 

a-
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nonde: e es la deformación unitaria 
1 

a es el coeficiente de proporcionalidad 
1 

u es el .esfuerzo 

Ley de Newton: e = de 1 dt = 4> u 
1 1 

donde e es la velocidad de deformación. 

La Unidad de Kelvin en realidad es el modelo del émbolo 

representa a la consolidación lineal de Terzaghi, siendo 

sólidos del suelo representados por el resorte y el 

representada por el amortiguador lineal. 

que 

los 

agua 

La Unidad de Zeevaert está constituida por un amortiguador lineal 

y por otro amortiguador no lineal. El amortiguador lineal está 

gobernado por la Ley de Newton y el no lineal, por la Ley de 

~eevaert. 

Ley de Zeevaert: é = [ a 1 (b + t) ) u 
z z 

donde: e = velocidad de deformación. 
z 

a y b son coeficientes 

t = tiempo transcurrido desde el instante en que se aplica 

la carga al instante en que se mide la deformación. 

u esfuerzo normal vertical.· 
z 

AsÍ como la Unidad de Kelvin representa a la consolidación 

primaria, la Unidad de Zeevaert representa a la consolidación 

secundaria. 

Ahora consideremos detalladamente el modelo: 
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. 
Al someter a la Unidad de Zeevaert al efecto de una carga P, se 

considera que dicha carga se distribuye entre el amortiguador 

lineal y el no lineal:· P = P + P 
z n 

' . Asl. pues, se t1ene que: P/ A = ( P 1 A) + ( P 1 A) 
z n 

y por ello: cr = cr + cr 
z n 

Por otra parte, considerando que la deformación unitaria en la 

Unidad de Zeevaert, es la misma en ambos amortiguadores, se 

cumple que e = e = e 
n z 
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Ahora bien, considerando las velocidades de deformación, tenemos 

que: 

n 
= <1> cr 

2 n 
( 1) 

donde <1> es la fluidez del agua viscosa del suelo, cr es 
2 n . 

el esfuerzo normal y e es la velocidad de 
n 

deformación en el amotiguador lineal. 

La velocidad de deformación en el amortiguador no lineal, por su 

parte, está gobernada por la Ley de Zeevaert: 

. 
e = [a / (b+t) ] cr 

z 
donde: e es la velocidad de deformación 

del amortiguador no 

esfuerzo norrnal,siendo 

lineal, cr es el 
z 

a y b coeficientes 

y t el tiempo entre el instante en que se 

aplica la carga y el instante en que se 

.mide la deformación. 

Si despejamos los valores de y de las expresiones 
n z 

·nteriores, tenernos que: 

. 
cr = { 1/ [ aj ( b+t) ] } e 

z z 

Recordando que el esfuerzo en la Unidad de Zeevaert se reparte 

entre el amortiguador lineal y el amortiguador no lineal, de modo 

que: 

cr=cr+cr 
z n 

Substituyendo, tenernos: 

{ [ (b+t)ja] (dejdt)} + [ ( 1/<1>
2

} (de/dt)] = cr 

(dcjdt) { [ (b+t)ja] + ( 1/. </>
2
)) cr 

37 



dejdt = cr / ( [ (b+t)ja] + ( 1/'/1
2
)} 

Integrando y considerando que cr = constante se tiene que: 

e = a Cí ln ( [ b+ (a/ '/1) + t] 1 [ b + (a/'/1
2
)]} + e 

Considerando las condiciones iniciales, que indican que para un 

tiempo igual a cero la deformación es igual a cero: 

o = a Cí ln { [ b+ (a/ 4>
2

) ] ¡ ( b + (a/4>
2
)]} + e e = o 

Por lo tanto 

e = a Cí ln { ( b+ (a/ 4>
2

) + t] / [ b + (ai'/J)]} (2) 

Demostremos a continuaci Ón que b = o. Lo que toma el amortiguador 
~ 

lineal es (ec 1): 

(3) 

Pero e = e = e 
n z 

Por lo tanto, derivando la ec 2 

( 4) 

sustituyendo la ec 4. en la ec 3 

Para un tiempo igual a cero, todo el esfuerzo normal lo toma el 

amortiguador 1 ineal, es decir, para t = O, cr = Cí 
n 

b = o 

La ec 2 queda finalmente 
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e = a u ln { [ (a/ ~) + t] 1 [ (aN
2

l J l 

e = a u ln [ l + (</l
2 

1 a) t] ( 5} 

Ahora bien, dado que ln x = 2.31 log
10

x = 2.31 log x 

e = a u (2.31) lag [ 1 + (~/a) t] 

La expresión anterior es válida para una sola Unidad de Zeevaert, 

pero en el suelo se tiene un número muy grande' de Unidades z. Por 

esa razón se trabaja con la siguiente expresión: 

-
e = a u ( 2 . 31) lag [ 1 + ( ~ ¡ a) t] 

-donde a es el promedio de todas las a del suelo. 

La expresión anterior se puede presentar de la manera siguiente: 

-
e = 2.31 a U' log [ 1 + ( "'!-a) 

Si hacemos que: 

2. 31 a = m, y también: 

la ecuación queda como: 

evp = m u 
l 

lag ( 1 + T 

2 
{ He J Cv) 

2 
{ Cv/ He ) t ] 

) Ecuación de Zeevaert para 

consolidación secundaria. 

la 

donde: evp es la deformación viscoplástica, la cual corresponde a 

la consolidación secundaria. 

mt y 1¿ son función de las curvas de consolidación y se 
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obtienen en el laboratorio. 

Los valores típicos para la arcilla de la Ciudad de México, son 

aproximadamente: 

€ varía de 0.3 a 0.4 

mt varía de 0.003 a 0.004 

Finalmente, la consolidación total (deformación total e) es la 

suma de la deformación elastoplástica Cep consolidación 

primaria) y la deformación viscoplástica cvp ( consolidación 

secundaria) . e = Cep + Cvp. 

Ahora bien, para trabajar en forma integral las consolidaciones 

primaria y secundaria se usará la expresión anterior. 

Asi pues en la Teoría de Terzaghi para la consolidación primaria 

se tiene que: 

l>H = m llp H 
V 

que corresponde al asentamiento total Cep, y 

s. = l>H U= mv llp HU siendo s, el asentamiento (la deformación), 

para un tiempo t. U ~ porcentaje de consolidación, que depende del 
ractor tiempo T (tabla 1, Juárez Badillo y Rico 1976) 

Esto se puede expresar en la siguiente forma 

óep = m llp H U 
V 

Por otra parte se sabe que: 

Cvp = m cr log ( l. + ~ T) 
l 

viscoplástica según Zeevaert. 

(6) 

que corresponde a la deformación 

Ahora bien, dado que por definición: cvp = 8vp/ H, tenemos que: 
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Óvp = m cr log ( 1 + E T}] H 
t 

( 7) 

donde ~ = ~p = corresponde a un incremento de esfuerzo. o sea que 

es el ~ de Boussinesq. 
z 

Sumando los efectos elastoplástico y viscoplástico tenemos que: 

ótotal = ót = óep + óvp = m llp H U + [ m ~p log 
V t 

1 +E T}J H 

y llegamos a que: · 

o ep m llp H U 
V 

( 8) 

o = m llp H log ( l + E T ) vp t 
( 9) 

ót = t.p H { ( mv U) + [ mt log (1 + E T)] (lO) 

donde: T = ( e 
V 

2 
t} / Hef y también U = función del tiempo t. 

Las ecs 8, 9 y 10 son las que se emplean para el cálculo de 

asentamientos por consolidación primaria y secundaria. 
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EJEMPLO DE CONSOLIDACIÓN PRIMARIA Y SECUNDARIA 

Determinar el asentamiento a 2, 5 y 10 años, del edificio de la 

figura, debidos a consolidación primaria y secundaria del estrato de 

arcilla de consistencia blanda. 

20 m 

w = 6 tlm2 10 m 

-~ '. 

La estratigrafía del subsuelo es la siguiente 

Estrato 

4 m Arena medianamente compacta 1 

Arcilla de consistencia blanda 2 

Arena medianamente compacta 3 

La arcilla del estrato 2 tiene las siguientes propiedades 

2 
mv = O. 0052 cml kg 

E = 0.46 

m = 0.0048 cm2 1 kg 
t 

e = 2. 7 x 10-• 2 cm 1 seg 
V 
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SOLUCióN 

Empleando la teoría de Boussinesq se obtiene el esfuerzo normal a la 

mitad del estrato de arcilla 

~ = 4.58 tjm2 = ~p 
z 

si el tiempo es de 2 años, se debe convertir a segundos para hacerlo 

compatible con los coeficientes obtenidos en el laboratorio: 

.t = 2 X 365 X 24 X 60 X 60 = 6.3072 X 107 seg 

obteniendo el factor tiempo: 

T = (Cv t)/ ( Her2
) = [ (2.7 X 10-4)(6.3072 X 107

))/ [1502
] 

T = 0.757 

Nota: Her es en centímetros. 

De la tabla 1 se tiene que, para T = 0.757 u = 0.872 

Además: 4.58 ton/ 2 1000 kg/ ton x 1 2 
1 10000 cm2 m X m = 

0.458 kg/ 2 cm 

Substituyendo en las ecs 8, 9 y 10 

ó = m t.p H U 
ep v 

ó vp = mt t.p H 1og ( 1 + E; T ) 

ot = ~p H { (mv U) + [ mt log ( 1 + E; T ) ] ) 

<al 

(9) 

(10) 
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o 
ep 

= (0.0052) (0.458) ( 300) (0.872) = 0.623 cm 

o = (0.0048) 
vp 

(0.458) ( 300) lag. [ 1 + 0.46 (0.757) l = 0.086 cm 

ot = (0.458) ( 300) { (O. 0052) (O. 872)+ 0.0048 log[l+0.46(0.757)]) 

ót = 0.709 cm 

Proced'Í:endo de manera análoga se obtienen los hundimientos para 5 y 

10 años: 

't t 

años S 

2 6.307xl0 

5 1. 6xlo8 

10 3.2xl0 8 

7 

T 

0.757 

l. 892 

3.784 

u 

0.872 

1.0 

1.0 

ó . o o 
ep vp l 

cm cm cm 

0.623 0.086 0.709 

o. 714 0.179 0.893 

o. 714 0.289 l. 003 

' , .. 
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