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· NOIIBRE DEL CURSO 

FECHA DEL CURSO 

DISE~O .DE ESTRllt~TURAS .DE CONCRETO HOJA · • ·. 
--~~~~~,~~~~~==~----~--------· 

g¡¡¡, ll Al. 2l g¡¡ H.V/9 llE.1992, 

, . -QUE LE PARECIO EL AIIBIENTE EN LA. DI VIS ION DE EDUCACION CONTINUA ? . 

MUY AGRADABLE 
AGRADABLE 

· DESAGRADABLE 

2.-IIEDIO DE COIIUNICACION POR ·EL CUAL SE ENTERO DEL CURSO ? 

* PERIODICO EXCELSIOR 
. * PERIODICO UNIVERSAL 
.• FOLLETO DEL CURSO 
* FOLLETO ANUAL * CA.RTEL MENSUAL 
* RADIO UNIVERSIDAD 
* COMUNICACION CARTA, TEL ____ _c_ ___ _ 

* GACETA UNAM· 
• .CARTELERA UNAM 
* REVISTAS TECNICAS . ~ .' 

3.-IIEDIO DE TRANSPORTE UTIUZADO PAR~ VENIR AL PALACIO DE IIINERIA?. 

AUTOMOVI L PARTICULAR' 
.METRO . 
OTRO MEDIO. 

4.-QUE CAMBIOS HARIA EN EL PROGRAMA PARA TRATAR DE PERFECCIONAR EL CURSÓ? 

______ .. _____ .-· 

------ --'-----'--- -...,.--~----

~¡. ·RECOMENDARlA EL CURSO A OTRAS PEHSONA~. i 
. ' . SI . NO 

6.--QUE PERIODICO LEE CON MAYOR F,RECm:NCIA ? 
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NOMBRE DEL CURSO ~---D-I_s_EÑ_o_· _o_E~E_s_r_Rl-IC~·T-U~RA_s~·-u~E_c_o_N~tR_r_~~~·o_·._. ~----~~~-- . HOJA·s 

.P'ECHA.DEL CURSO DEL 11 AL 22 nr: HAYO DE 1992. 

6.-«!\JE CURSOS LE GUSTARlA QUE OFRECIERA LA DIVISION DE EDUCACION CON"riNUA J 

·~.-LA COORDII'IACION. ACADEMICA.FUE? 
. EXCELENTE 
BUENA· 
REGULAR 
MALA·· 

. ·. 

8.:.. Sl ESTA INTERESADO EN TOMAR ALGUN CURSO INTENSIV9 i.CUAL ES EL:HORARIO 
IIAS CONVENIENTE PARA USTED 1 

* LUNES A VIERNES. DE9 A 13 H. Y DE 14 A 18 !i;. (CON COMIDA) 

* LÚNES A VIERNES DE 17 A 21 H. . . . 

· * LUNES.· MIERCOLES Y VIERNES DE Hl A 21 H •. 

* MARTES Y JUEVES DE 18 A 21 H 

'IERNES DE 17 A 21 H •. SABADOS DE 9 A 14 H. 

~OTRO 

9.-· QUE SERVICIOS ADICIONALES DEsEARlA .QUE .TUVIESE LA DIVISION DE EDUcACION 
. ..CONTINUA PARA LOS ASISTENTES ? . . . . . 

. . 

.. ;.· 

10;.;0TRAS SUGERENCIAS': 

·.' .. '·. 
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EVAL_UACION DE·-· LA .E.NSEfJANZA 
.. , . , .. · .. ··, '. 

SU EVALUACION SINCERA NOS 
AYUDARA· A MEJORAR LOS. .. 
PROGRAMAS POSTERIORES QUE· 
DISEr;!AREMOS PARA USTED. 

' 

DISEiiO DE ESTRUCTURAS DE . CONCRETO ... .z 
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DEL 11 AL 22 DE MAYdDE 1992. Ü· 
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· EVALUACION ·DEL . CURSO . 
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l. APL!CACION IN'IEDIATA DE LOS CONCEPTos· EXPUESTOS 
-- -----· ------- ·-. . . 
.2· CLARIDAD CON QUE SE .. EXPUS IERON. LOS TEMAS 
·- -----------··--- ...... 

•. 

3 • GRADO DE ACTUALJZACJON LOGRADO EN EL CURSO 
·---- --------

4 . CLMPLIMlENTO DE LOS. OBJETI'<QS DEL .CURSO . .· _. ______ :_ 
. . 

5. CONTINUiDAD EN LOS TEMAS DEL.CURSO 

.. ·- ·--- ----·---------------- -

G. CAL!TJAD DE LAS. rJOTAS · DEL CURSO 
.. .. _.--- -- ... -----·- -- ·------~-------

1 . GRADO DE MOllVAC ION LOGRADO EN EL CURSO .-
. ·. -- -·· 

t:VALUACJON TOTAL 1 
. 

. 1 S CALA lJI·: EVAI.lii\C 1 ON: l A tll 

. ,_·. 

. ·'. 

' .·· 



. ' 

... 

.. ;.·-. 

· .. _. 

-.. - . ·· .. -.•. ,. 
~-; 

/ 
··-:.-,· 

. ' '~ 

···' 

-:.- ,. 
· . 

:... ··. -'·. 

-~ .· ~-. 

. t":VALUAClON DEl~ CÜRSO . 
··,· 

DISE~O DE ESTRUC.TUJV.S DE CONCRE'fO · · 
-:·_' 

DELllAL 22'Ó[ HAYODR.l992. · .. _ :_. 

,, .. , 
·:. ~-:· 

·\ .... 

.·_:·,· 
·:·.',. . ; .. 

·----··--· .. ·-.-----. ,_, ... ·c .... ·-...... -··-·--· •--~-"'---,--~-------..,.----.- .. _· .... 

:~ 'nN e E. P :Te .o · . ' 
1 

; 

.. 

-
--:-..,;. . ·. ·. . . . .c.:..,~. --'"-"-·..;., .. ·.·-· ··.1¡1·· •. _·,_:·, .. -· •• _ •.. ··••· '. --·---- . -------------~....;;....;.-·~-...~-----·-· ... -1 . 1: .. , 

1 t.IPLJC~ACHJN. 'iNME!)!i-\'1'1\ m( LOS CONCEPTOS 'EXPU~S"f05i:: . . 1 . 
. . ~ ·- . --''--'- ~~--------~---'-"""'".,..--;---1 ______ : . .. 

12. '"" e u"': mtm caN· QtJ:!: :-,;e ü1=~us I ~~~ol'l Lus 1~EI·IAS · ' : ; 
·-~~' ~-------M-00-~-·--- ·-··· oo•·-·'-'--"-:-...,.;.. . ..-..-...,..,-..;.,~------,..;-..,.-:':_-_._ . .,' -·-:.;·: --. •• ·----~· ~-

• 1 : 
t; ,1 

' ·:: 1 ....... '1 
. : . -. ' ..:.:.._ -~--... '"':'..,--:-·.--,-...-"------..,-...,-':·~~-i ~~:... ---

:- ·CUMPLII·1I1~N'f0 . DE. LtS O~_:Jii·TIVÓS _,DEL, ;cüRf;:o:·:·.. --::-.-. :·:- ·: ·::-_:- _ _-·. 
1 :...____ '.,...----·-· ._. "'-·-"'""""-.---'--'-...,-...,......,.~.,..."""'.-.,.~-"'-''""""'-.,...-·~..,...,......· .-:_:_ : - _:;_· _. ~: 

' ·-·---... 

í ~~ ~-

' ' 
' ;l .. 

•· 
'·· : 
• ·:· 

l COiHlNUIIJAO F.N 1..0:3 TEMAS DE~ C~iiSrJ '; ' ·.·~··· .. 
-,-.-'-~· .. ·: .... · > · .......... ' :-~_.:-~¿J, -- ----~-----,_... 

' 
: ~-~-----..,;.-----'-;,o.-"--'-'"''"'..;;.. ; ··~ :-

' 
~:~·._;;:.. 

.. . . 

· .... ~~.:...~ 
' ' .. 

·¡ 7:.-~~--·_ 

.- ... ' ' . ·, ... ' ·-'--:--···---------"'-'"...,...-:--'-'-' •'- .. ;.;.._. ·-~--'~ ~:·'-•-- -'--__,....-.-~~--: 
. ._;_ ~- .. · ··-. . . :- . 

··'. ·~. 1 .. 

·' .-.. -
·' 

. -.·-

: -·-· _. __ , _:: ___ . __________ . ~--·-·_. __ . ~...:.-::··_··-- .. --·-. .-~:~-·.-. .. ~.;..__ 
_ ...... 
' 
' .-.... 

::: . . ¡ 

.. ; . 
·-.. , 

. !iVt\LLJ(.\C t 0~1 TOTAL · .. :: 
• . 1 . 

'·.·! .---7""-----·.1 

--::; 
... -.· .... · 

. , ,, .. -. :· 

.:,.· .... ·.·'·" _: __ :· -

·_ .·_·: . . · 

-~: ·.,..--
·.,_; 

., . 

·' ;.,/ 
.;'' -~-: 

; .-· 

, .. 

·- .... , ,·.· : -:~ 
_. ... 

.. · ::_ 

·- .·· 
,., ... 

. -,., 
-:•, 

.. . . 

.... : 

·· .... 

__ .. : 

, .. \ 

,:_.- :-: .-_ 
·,, 

.·.::: 
,.· 

·' ... : ·: _:· ~·:_·~ . 

\,'·-. 

. -.-: ~-

.':·.:, . . · .. _. ' 

, .. : 

. ". ~ 

·.:··. 
;·-

. :-

... _.. 
-·_- .. 

. (: 

··(·,,·· 
·-=:·· .. 

... ·. 

.-...... 
.... · 

.·,;_.· ··.-·:: 

·.:, 



'. 
' .. · .. ..; ~- .. 

. ·:·.·. 

'···. 

·r , __ lQu~ lé pareci6 el ·ambiente en la D.ivisi6n de· Educaci6n ·continua? 

•IUY AGRADABLE 

.( "J 
AGRADl\BLÉ . ! ..... r ... 

DESAGRADÁBLE 

[ J 
. :· .... ·: . 

. 2.- Medio de comunicaci6n por el que se enter6 del·curso: 

·. PERIODICO EXCELSIOR 
ANUNCIO TITULADO DI 
VISION DE"EDUCACIOÑ 
CONTINUA 

J. l 
CARTEL. MENSUAL 

0 · .. · 
. ; .. 

·REVISTAS. TECNICAS 
..... 

[: .·)·. . ~ 

---,.--

\ ,. :- . ._.,. 

PERIODicO NOVEDiiDci: 
c:ANUNCIO. TITULADO. DI· 
. VIS ION DE EDUCÁCIOÑ 

CONTINUA .. ; : ·.: 

( .. · ·.l: 
RADIO UNIVERsiDAD 

. . . 

0 
.. ······. 

; - .. 
.. 

,.\,,. 

FOLLETo DEL ·cuRSO 

COMUNICA.CION CARTA, 
. . TELEFONO, VERBAL·; 
··:ETC;·: ... •. " . 

o· 
CARTELERA: umO.t· "LCS 

. UNIVERSITARIOO HOY" · 
GACETA 

UNAM· 

·( ,, . 
··. , . 

-·--· 
. 3.- Medio .de transporte utilizado .para vénir al;P~¡acio de ~Mi~erí~Í· 

AUTOMOVIL 
PIIRTICULAR . e . J·· 

"< 

.·METRO 
. . . . ' 

{ l 

. ·· .. , .. -. . · . 

OTRO MEDIO 

,{·. ]· 

·4.• · l()u~· cambios ·har{a en. el programa parA: ·tratar· <".e !'•"·féécionar el curso? 

... 

. ,, .· 
--'-- --.-----,.-~-----·----'-....-,-·.~,....-'- --"-'-~---~-'----

. . . 

..:. .· · .... 

5;- lR.ecomendaría el curso a otras personas? ( 
. ' -

.. 5.a.lQué··peri.6dié:c; lee con mayaL" frecuencia?,". 
. ... · 
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7.- La coordinación académica fué: · 

EXCELENTE BUENA REGULA-R_·: MALA 

1 1 -,~ .....¡ .. 
1 1 1 

. ·- .. 
. . . . 

8.- Si está .interesado en tomar alc¡Ún.curso.iNTENStvo¿cuál .es 'el horario más 
conveniente para us'ted? · 

9.-

LUNES. ,A V~ERNES' · .. 
DE9a1~.H •. Y 
DE 14 A 18 H.: . 1 
(CON COMIDAD). : . · 

1 _ _1 
.. 

LUNES A 
'VIERNES. DE: 
17a21H. 

n-· 
VIERNFS DE 17 A 21 H. 
SilBADOS. DE 9 A. 14 H.· 

LUNES ·A' :MIERCOLES 
Y ·VIERNES DE • -~ 

.l8ll.21 H .. 

VIERNES DE .17 A 21. H •. 
SABAIXlS .. ·DE. 9. A "13 H ¡ 
DE 1.4 A 18 H • 

. ! 

· ..... ' .. 

MARTES .Y·. JUEVES 
DE 18 A 21 H. · 

'· __ r--1 
~J 

OTRO 

lQué. servicios adicion~les desearÍa que tuviese' la D¡vision de Educación 
Continuá, para lo~ asistente.s? 

·-------. -~~~---~---------

10.- Otras S\Jqcrencias: 
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERlSTICAS DE LOS AGREGADOS EN EL 
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

· · Carlos Javier Mendoza E. . 

Introducción 

En. una mezcla de concreto los agregados constituyen cuando menos tres 
cuartas partes de su volumen total, por lo que la calidad.de éstos tie
nen .una importancia definitiva en la resistencia, durabilidad y comporta 

.--r.~- . -

miento de las estructuras construidas con ellos. 

Por otro lado, los agregados son más económicos .que el cemento, por lo 
que resulta ventajoso usar la mayor cantidad posible de ellos, a parte 
de que el empleo de volúmenes importantes de agregados da al concretó ma

. ,yor estabi 1 idad volumétrica y durabilidad. 
•·<. ' • 

Influencia de la forma y textura del agregado en la trabajabilidad y 
res is tenci a 

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 del agregado grueso. en el desarro
llo de la resistencia a compresión del concreto no se conoce, pero posi
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesión más 
grande entre .fas partículas y la matriz de cemento. ·.De igual forma, una 
superficie de contacto más grande en los agregados angulosos significa 
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se ha 
ce una estimación cuantitativa de la manera en que la forma, la textura 

•. ·. 
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superfiCial y el módulo de elasticidad doel agregado afecta a las resis

tencias a flexión y compresión del concreto. 

La forma y textura del agregado fino tiene un efecto significativo en el 

requerimiento de agua de mezclado, ya que estas propiedades se pueden e~ 
presar en forma indirecta en función del porcentaje de huecos que quedan 

en la arena en condición suelta. La influencia de los huecos entre las 

·partículas del agregado qrueso es menos definitiva en el consumo de agua, 

sin embargo, la forma del agregado grueso, y en particular el agregado 

grueso lajeado, tiene un. efecto considerable en la trabajabilidad del con. 

cr·eto. 
' 

La influencia de la~' 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 pequeilo 

que la malla #lOO (150 llm), puede afectar el sangrado del concreto . 

. La forma del agregado influye en la bombeabH idad de una mezcla, en general 

son preferibles arenas naturales y gravas redondeadas a los agregados tri 

turados, pero puede hacerse una mezcla con características adecuadas pa

ra ser bombeada. con una combinación apropiada de fracciones de agregados 

triturados. 

Si la superficie del agregado és 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 éomo resultados que las ' 

mezclas sean más secas y poco manejables. Si. se suspende el 

/ 
! 

( 
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bombeo y se libera la presión, se libt!ra también el agua de los a!lrega~ 
dos·;:esta agua puede a.rras~rar mate_riales finos, • form~ndo un tapón cuan-. 

do se reinicia ,el bombeo. 

Influencia de la. resistencia del. agregado en el comportamiento del 

concreto 

L;r resistencia a compresi6ndel concreto no puede exceder a la del agre~ 
gado con el que se. fabrica. Sin embargo, la resistencia a compresión 

del agregado tal como se .encuentra es difícil de determinar y la infor
_raación requeri~a tiene qu~ obtenerse 'atrav~s de pruebas indirectas: re

sistencia a compresión de muestras labradas de la roca; valor al aplas
tamiento del agregado grueso, o comportamiento del agregado en el concr_!l. 

:. to; 

Lo ~hteHor ;~plica que se deben hacer algunos ensayes previamente eón 
el agregado que se pretende usar y compararlos con ·]a respuesta de otros 

concretos. de ·.calidad conocida. Si el. a!1regado bajo ensaye conduce a una 

resistencia a compresión más baja que la. del concreto de referencia; y 

en llarticular. si numerosas partículas indiltvíduales de agregados aparecen 
fracturadas después de que el especimÉm se ha ensayado, la resistencia del 

agregad() es. inferior a la de la mezc·la de concreto a la cual se le incor 

.poró, por.tanto, tales agregados so_lo deben usarse en mezcla de ba.ia re
: sistencia .. 

•'' 

Una resistencia inadecuada del agregado representa una limitación ya que 

las propiedades del agregado tiene cierta influencia en la resisten·é:ia 

del· concreto, :aún cuando sea sufiCientemente resistente para no fractu

rarse prematuramente. Si se comparan concretos hechos con diferentes 
agregados se puede observar que la influencia del agregado en la resisten. 

cia oel 'concreto es cualitativameni~ la misma, independientemente del. 
proporcionamientode la m~zcla y de que el: concreto se ensaye en compre- . 

. si6n-o tensi6n. ,Es posible que la infiuenciadel agregado sobre la resi§.. 

tencili del concr_eto. se deba no sÓlamente a la resistencia·mecánica dt!l 
agregado sino también, y en grado considerable; a sus características de 

2 



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 granos, 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 mayór es el módulo de elasticidad de los agre 

gados constituyentes. El módulo de elasticidad del agregado afecta tam
bién la magnitud de la deformación cí'iferida y de la cóntracción que puede 
presentarse en el concreto. 

Por otro lado, el agrietamiento vertical de un especimen. sujeto a compt·~. 

sión tÚHáxW comienza bajo carga del orden de 50 a 75 por ciento de 1~ 
carga: últ1ma:. El esfuerzo al que se fonnan las grietas depende en gran 

parte .de laspropiedades del agregado grueso: ·gravas lisas conducen al 

agrietamiento a esfuerzos más bajos que los requeridos con rocas tritur~ 
das, ·asperas y angulosas, debido probablemente a que ·la adherencia mee! 

nica está influenciada por las propiedades de la superficie y, en cierta 

manera. por la forma del agregado grueso. 

Las propiedades de los agregados afectan la carga de agrietamiento en 
compresión y la resistencia en flexión de la misma manera, por lo que la 

· relación entre las dos cantidades es. independiente del tipo del agregadó 

usado; fig l. Por otra parte la relación entre las resistencias a.fle-
.·. 

· xión y.compresión depende del tipo de agregado grueso, ya que las propi~ 
dades del agregado, especialmente su textura superficial, afectan la· re

sistencia última en compresión mucho menos que la resistencia: en tensión 

o la carga de agrietamiento en compresión, fig 2, ref 1. 

La·influencia del tipo de agr~gado'grueso en la resistencia del concreto 
varía en. magnitud y.depende de la relación agua/cemento de la mezcla. 

) 
\..· . •, ·~ 
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Par~· relaciones ag~a/cemento inferiores a 0.4 el empleo de agregados tr.L 

. tu~~dos.,ha dado, como. resultado resistencias hasta 38 por ciento ~uperio~ 
--~~que. cúando'se. emplean gravas redondeadas. Con incremento en la r:el! 

·, ción ·a~ua/c~m~nto la influéncia del agregado disminuye, posiblemente d~ 
. bid~"a que la resistencia de la pasta misma e~ determinante, y a rela-.. 

ciqnes agua/cemento de 0.65 no se observa diferencias entre las resis.• 

.ten_ci as alcanzadas .con' agregados 'triturados o gravas redondeadas .. 
• - • •• - r • 

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 

. ' 
Lás propiedades de los agregados .también influyen en el módulo de elastj_,. 

cidád del coricréto; mientras más alto sea el módulo de elasticidád.dél 

agregadó, mayor será el rn6dulo de elasticidad del concreto. La forn\a:. 

de las pcú·ticúlas de agregado y sus características .superficiales pueden 

influir tarrbién en el valor .del módulo de elasticidad del concreto y en 

la curvatura 'de la 'relación esfuerzo-deformación. 

Es interesante hacer notar que los dos componentes del concreto, pasta de 

cemento y ·agregado, cuando están sujetos a esfuerzos en forma individual . . . . 
presimtan·una relación esfuerzo-deformación sensiblemente lineal. La ra 

'zón para el. comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto) 

se debe a la presencia de interfases entre la pasta de cemento y el agre

gado y al desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido 

a que las grietas se desarrollan progresivamente en las interfases,' hay 

un incremento progresivo en· la intensidad del esfuerzo local y en la mag

nitud 'de la deformación, por lo que la deformación se incrementa más. rá~ 
' -

· pi damente qué e 1: es fuerzo promedio ap 1 i cado .Y 1 a curva· es fuerzo-deforma-

ción se hace éór\cava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plástico. 
. ' . . 

. ' 

La relación entre módulo de elasticidad y resistencia depende tamb.ién de 

·la proporción de la mezcla (el agregado por lo general tiene un módulo 

·.3.' 
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mayor' que el de la pasta· de cemento) y de la edad del concreto; a edades ma-
. . . ' 

yores' (mayores resistencias) el módulo se incrementa más rápidamente que ia 
resistencia. Esto se muestra en la f.ig 3, la cual. también da resultados pa-. ' . . . . . ' . . . . 

ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida •. El rn6dulo de ~las-
ticidad del concreto de agregado ligero no se incrementa con la resistencia 
en la misma proporción y su valor está entre 40. y 80 por ciento del módulo 
del concreto .de agregado ordinario de la misma resistencia .. Dado que· el 
mcSdulo del agregado ligero difiere poco del m6dulo de la pasta del cementó, 
la proporción· con que se encuentra en la mezcla no afecta al m6dulo de elas
ticidad de los concretos de agrega4os ligeros . 

.. 
Influencia de los agregados en la contracci6n 

· . Los agregados restringen la contracci6n que se puede presentar:. 'El tamallo 
. y granulometrfa del agregado por ellos mismos no :fnfluyen en la magnitud de 

la i:Óntracción, pero un agregado mb grande permite e.l uso de mezclas más 
pobres y origina ;'por tánto, una contracción menor. . . 

Similarmente, para una resistencia dada, el concreto de baja 'trabajabilidad 
¡ ' . . . . ' 

contiene más agregado que uno de alta trabajabiHdad hecho con agregados del 
mismo tamaño y, como consecuencia, la primera mezcla presentará una contrae~ 
ci6n más pequella. 

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 
recorda.rse que 1 os va lores de contracci.6n dado.s son so 1 amente tfpico.s para 
el secado en climas templados. · 

Las propiedades elásticas de los agregados determinan el grado de restric
ción ofrecido. Por ejemplo, los agregados de acer,o conducen a una contrae~ 
ci6n un tercio menór y los agregados de arcilla expandida un tercio m&Yor 
que la que permiten los agregados ordinarios. La presencia de arcina en 
·el· agregado réduce su efecto restrictivo en la contracción,-y .dado que la 

arcil-la misma esU sujeta a contracción, la presencfa de arcilla en el re-. . . . . . . 

. cubrimiento de los agregados puede incrementar la contracción hasta en 70 
por dento. 
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Dentro del intervalo de agregados nonnales hay una variación considera

ble en la contracción, fig 5 .. El' agregado natural común no··se contrae · 

por si mi síiio, pero existen algunos agregados que presentan contracciones 

por secado de hasta 9oo x 10·6, similar a la contl'ácci6n que presenta el 

coñcreto fabricado con agregados sin contracción . Las rocas que presen_ 

tan contracciones usualmente tienen alta absorción y este hecho debe 

servir como' advertencia para investigar sus propiedades en relación con ' 

la ·contracción; 

El agregado ligero usualmente conduce: a contracciones· más grandes que.el 

agregado de peso normal, debido principalmente a que e'¡ agregado, t~. 

niendo un módU'lo de elasticidad más bajo, presenta menos restricciones 

a la contracciÓn ¡icitencial de la pasta de cemento. Los materiales lige~ 
ros que tierieri' una proporción importante- de material m4s pequei'lo que la 

maila 200 (75 ·-~m)' tienen una contracción aun más grande, dado que -la 

fi'nura córiduce a un contenido mayor de vac'i os~ 
' . . . . 

El co~teriido de agua de una mezcla de coíicréto afecta la contracCión po,r; 

que ~educe ·ei volumen de los agregados que la restringe, siguiendo la 
-· . '1" : :' . ~ • . . 

tendencia mostrada en la· fig 6-, pero el contenido de agua por si mismo 

se piensa que no es·un factor determinante. 

EfectO del agregado en la deformación. diferida ' 
' ,, 

i ·:. -. 

En la mayor parte de los casos el agregado de peso normal no está sujeto 

a deform~ción diferida, por lo que es razonable suponer que el .origen de 

la defonnación diferida está en la pasta de cemento, pero los agregados 

influyén én la defonnación diferida del concreto a través de un efecto 
·¡-• . . • . . . 

de restricción; sim-ilar al. que ·se presenta en el caso de .la contrae-

" .•.. 

~·· •¡ ' . . . . . . . 

ción y dependie'nte .de algunas propiedades -físicas de ··as rocas de las cu!_ .. 

les provienen. 

Debido a la gran variac'!,ón de· los agregados .dentro cualquier tipo miner!_ 

lógico y petrográfico, no es posible establecér 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; des.pué~ de 20 a~os de conservados a una humedad relativa 

de 50 por ciento, el concreto hecho con areniscas presenta una.deforma

ción diferida más del doble.de la obtenida con calizas.· Una diferencia 

aún más grande entr~ la deformación diferida del concreto hecho con dif~ 

rentes agrega_dos 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 mfnimo; los agregadOs en orden crecie.!J. 

te de deformación diferida son: basalto y cuarzo; grava, marmol y grani

to; y arenisca. 

El agregado ligero merece atención especial porque-la opinión generaliza

da sugiere que su uso conduce a deformación diferida sustancialmente más 

alta que la alcanzada con aqregado de peso normaL Trabajos recientes i!!. 

di can que no hay diferencia fundámental entre agregados normal y ligero 

en lo q\ié s~ 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 comporl:! 

miento -inherente al hecho de que los agregados -estén o .no cubiertos o' a 

que sean obtenidos por procesos de manufactura diferente; esto no si!:Jnifi . ;.. - -
ca que todos 1 os agregados conducen a 1 a misma deformación diferida. 

Como regla general se puede establecer que la deformación diferida del 

concreto de calidad estructural de agregado ligero es -aproximadamente la 
misma que la del concreto hecho con agregado ordinario. (Es importante 

en cualquier comparación que el contenido de agregado no difiera-mucho en 
.: . ' -

tre el concreto de agregado ligero y el· concreto de agregado normál). 

Más.aun, si_endo la deformación elástica de los concretos con agregados l.i 

geros mayor: que la que tienen los concretos órdinarios,la relación defo_!: 

mación diferida a deformación elástica es más pequei'la para los concretos 

de agregados ligeros. 

Características.de los concretos comunes. en el Distrito Federal 



Los concretos usualmente empleados en .el Distrito Federal .están fabrfca- . 
. . - . . ' : ,• ~ . 

dos con gravas y arenas de origen .piroclástico (gravas y arenas ande-
siticas y basaltos escoreáceos) las cuales son relativamente ligeras y 
muy absorbentes. Esta situación ha dadO como consecuencia que las pro-

. . ' ' . 

piedades de estos concretos difieran en forma sustancial de. las conside
radas como comunes. En la tabla 2 se presentan los valores alcanzados 

. en un estudio realizado al respecto y se comparan con aquellos consider!_ 
dos como comunes, ref, 2. ·Como resultado de· ese estudio se alcanzaron. 

·' . ' . ' 
las siguientes conclusiones: 

l. · El empleo de agreg1dos de baja densidad y alta absorción en la .fabri
cación de.concretos, conduce.a obtener concretos con deformaciones . . . . ' ~ 

mayores que las usuales. 

2. Los concretos fabricados.con grava· de basalto escoreác~o presentaron - . , . . . 

iricrerilentos de resistencia inás grandes respecto a la alcanz.ada a los 
28 días en relación con los incrementos observados en los concretos 
fabricados con gravas andesiticas. 

• ·-~~·.. . • ¡ . 

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

3.·. Las expxe~iones que correlacionan la resistencia a compresión a una 
edad cualqui~ra con la alcanzada a los 28 dfu se indican a continu! 
ción: 

,, 
Concretos con grava y arena andesíticas 

f - . . t ' f' 
e·- 8.4 + o.7t e , kg/cm2 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesftica 

fe= 9.3 ~ 0.67t f~ 'kg/cm2. 

,. 



4, Las expresiónes que correlac.ionan la resistencia a tensión por fle
xión con la resistencia a compr~sión sóri las siguientes: 

-Concretos con grava. y arena·andesítica 

• kg/c~ 

· concretos con grava de basalto escoreáceó y arena ahdesftica 

·kg/cm2 

5. Las expresiones para determinar el módulo de elasticidad a partir de 

la resistencia a compresión son: 

· concretos con grava y .arena andesí.tica 

· •. ' E " 8500 .lfi , kg./cm2 
· e 'i e 

concretós con grava de basalto escoreáceo y arena andesftica 
. . .. 

E ~ 11000 ·1'fl e 'fe • kg/cm2 

6. ·La relación de Poisson para concretos andesíticos ensayados a 28 d·ías 

.·de edad, varía de 0.25 para una resistencia de lOO kg/cm2 a 0.35 pa
ra 500 kg/cm2 de resistencia a compresión •. Un valor medio de o:3o 
se recomienda tomar para la mayor parte de las resistencias usuales. 

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(; . e~presados en kg/cm2 

. ~ . 
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8. , La defonnación unitaria correspondientes al esfuezo mbimo (e:
0

) va
~ía ~con el tipo de agragado grueso y con el' nivel de resis-tencia del 
concreto. Valores representatjvos de, este comportanliento, corres-· 
pendientes a resistencias a compresión eritre ZOO y 300 kg/cm2 pue
den ser: 

Conc~etos con agregado andesíticos 

e:
0 

= 0.004 

Concretos CO~. agregado grueso de basalto escoreáceo y arena andesí-
' ·.. ' . ~. .. 

ti ca 

'. e: = 0.003 o 

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

ero 18,: que lo.s valores d_e_ f~ y e:
0 

se seleccionan de acuerdo con las 
caracterí-sticas de los conc_retos 

10. L·a contracción por secardo registrada fue inversamente proporcional 
al contenido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporci.Q_ 
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. El tipo de agl"! 
gadÓ gruéso tamtiiéro tuvo influencia_, presentando menos contracción 
los concretos hechos con grava .dé basalto escoreáceo. 

!l; · .La contracción por secado a cualquier. edad se puede estimar con las 
siguientes expresiones: 

Concretos, con grava ~ndes íti ca .Y arena andes íti e¡¡ con e.~ceso de po 1 vos. 
•·. ·. 

tP· 93 
· · 13óo x 1o~6 · · 

' -

' 
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concretos con grava andesíüca y arena andesítica con pocos polvos 
.. • l ~ • • • . ' 

. t0,71 · _
1 e:t " . O 7l 1300 X 10 

10 + t . . 

concretos COn Qrava de basalto escoreáteO y arena ~ndesítica COn e~ 
ceso de polvos 

t0.84 
e: = · uoo x 1o·• t . 16 + to.s4 

concretos eón grava de basa 1 to escoreáceo y arena andes íti ca con P.Q. 
. -

cos polvos 

t0.81 
e:t = -~...,0....,8 ... 1- 1000 x 1o·• 

17 + t .. . 

Los vál ores detenni na dos con estas expresiones habrán que a fectii r.l os 

por los factores de' correcci6n. p~ra tomar en cuenta) as caracterfsti 

cas del material y las condicione~ de) medio anmiente·. -

12. La tendencia al agrietamiento, medida como la presencia o ausencia 

de grietas, depende no solamente de la contracci6n potencial sino ta_l! 
bié.n de' la de __ f:orynabilidad del ~onc~tO. su resistencia .Y el grado de 

restri-~cidn a la defonnaci6n, lo q~e puede conducir al agrietain'iento. 

13. El coeficiente de deformación diferida resulta mayor para los concr~ 
tos más rigidos.(mayór m6dulo de elasticidad), por lo que liis defor

maciones totales, incluyendo deformaciones instantáneas y a largo pl!_ 
' ' ~ . ' '• 

zo, vienen a ser del mismo orden, independientemente .del tipo de ·agr~ .. . . .. . .. · - . . ··; ... 

gado grueso utilizado .. 

14. Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo ·de arenas .·con muchos 

finos, incrementa notoriamente el coeficiente de la defcinnáci6n dife
rida; 

':'• 

.: .·· \ -_ ... 



15. El coeficiente de la defonnación diferida en condición f:!Stándar pa

ra cualquier edad (en días) se puede detenninar con las siguientes 

· .. expres i enes: 

concretos con grava andesítica y arena andesi'tica con exceso ·de' pol 

vos 

. t0.60 
e t " -1 o-+-=-t"or. 6;;;;0,--- 5.65 

i. 
. · .. ~ 'e· 

concretos con grava andesítica y .arena andesítica con pocos polvos ·· 

t0.55 
e t = ·.-1-1 _+..:..t"o'. 5""5- 3. 12 

concretos ·con ·grava de basalto escoreáceoy arena andesftica con exc! 

so de polvos 

. t_Ó. 80 

46 + t 0·80 
.. ·. 

concretos con grava de basa 1 to escoreáceo y arena andesftica con pocos 

polvos. 

21 + 't 0.66 
3.88 

16. La defonnación diferida afecta las defonnaciones y las deflexiones y 

en OCé!Ciones la distribución de esfuerzos; sin embargo, afecta poco 

la resistencia última de los elementos estructurales y ayuda a la r! 

le~ación de esfuerzo originádos por contracciones, cambios de tempe

ratura o movimi'ento de los apoyos. 

Recomendaciones para los concretos. estructurales· futuros -en el Distrito 

Federal 

Conocidas las ca·racteri'sticas·y deficfencias 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 corn-
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portamiellto poco favorable de aigunils es~rueturas de concreto durante 

·los -~ecientes 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 in6dulo cíe elasticidad y, 

· por tanto, con menor deformación instantánea, menór contracción por sec!_ 

do, por restringir mejor estas deformaciones, y menor deformac,i6n diferi 

da~ 

En cuanto a las mezclas de concreto, se emplearán aquellas. con mayor:conte 

nido de agregado grueso compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo 

anterior conduciría, por una parte, a menores consumos de agua. lós que a 

su vez se traduce en-menor contenido de vacíos y por tanto mayores resi~ 

tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, así como menor 

deformación diferida . 

. ,·. 

Para satisfacer estas recomendaciones se pueden sustituir· las gravas ande 

s fti cas y 1 as de basalto escoreáceo por otras trituradas de origen ca 1 i
zo o de basalto sano y denso.· Estas pueden alcanzar densidades _superio

res a 2;6, en comparación con 2.3 que tienen las' andesíticas o 2.0 los 

basaltos .es.coreáceos. 

En cuanto a la· arena andesítica es dificil ·sustituirla por otra de mejo-

. res características que se encuentre .a distancias razonables de la ·ciudad 

de México, por· lo que será necesario seguirlas empleando, limitando el 

contenido de polvos de las mismas. Un vaior límite deseable en el conte

nido de polvo podría ser S por ciento. . . . . 

En cuanto a la trabajabilidad de las mezclas se deberá limitar eJ reveni

_miento a 10 cm y las rélaci,ones arena/agregados totales a valores no supe
rior:es 0.45, en volumen absoluto .. 
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En pruebas rea 1i zadas con un agregado" ca 1 izo y con UJ'Ia arena · con den si 
dad de 2.4 y 5 por ciento de .polvos se obtuvieron los siguientes pará~. 
tros, ref 3: 

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

2260 kg/m3 

14100 ~ en kg/cm2 
900 X 10·6 

diferida última 2.4 

Lo" an_terior indica que con estos materiales ·se.pueden tener parámetros 
. ; del comportamien'to. del cóncreto en las estructuras muy cercanos a aque

llos considerados como comunes • 

. Referencias . :, 

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

2. C.J. Mendoza "Propiedades meéánicas de los concretos fabricados en. 
el Ditri.to Federal" Informe 495, Instituto de Ingeniería, UNAM, 1985 . 

• : f 

3. C.J. Mendoza "Comportamiento a corto y largo plazo de vigas presfor
zadas de concreto" Informe Interno, Instituto de Ingeniería, UNAM, 
1985 . 

cD o 



i 

l • 

1 

1 

1 
1· 
' 

. TABLA l. VALORES 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 -ª9019ados por ciento . 
concreto Fonna Textura supe.r. MOdulo ele 

fi ci a 1 elasticidad 
. ,. . 

Resistencia a flexi6n 31 26 43 
. ' 

Resistencia a compresi6n · 22 . 44 34 

. i.ó~ valores representan la relaci6n de variancia debida a cada propiedad 
a la variancia total obtenida para las tres características de los agre
grados en. pruebas rea 1 i zad~s sobre tres mezclas hechas con 13 agregados. 

' ---·.'.'' 
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TABLA 2. COMPARACION ENTRE CARACTERISTICAS DE CONCRETOS COMUNES Y LOS 

. QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITO FEDERAL 

.. Basalto 
Características Comunes Andesítica Escoreáceo Calizas 

. 

. · 

Resistencia a; 
2.5pr 1.9.pr 2.1.pr. tensi6n -

M6dulo de ela_! 
ti cidad 14900~. . 8500~f~ 11000 ¡r .14000~f~ 
Relaci6n de 
PoiSsóh ., 0.15" 0.20 0.30 - -
M6dulo de 

65ooJfr 33oo,fr rigidez " - -

Deformación uni 
taria al es fuer·· .. 

zo máximo ... 0.003 0.004 '· 0.003 -
•. 

Contracci6n por· .. 
secado última 800 ~ 10-6 · 1300 X 10-6 1100 X 10-6 900 X 10-6 

Coeficiente de de 
fonnaci ón di feri:" " 
da última 1.30- 4.15 J.12 X 5.65 3. 88 - 7.14 2.4 

" 

.. 

'., ·. 

.. 
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concretos hechos con diferentes agregados (ref 1) · 
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RESUMEN 

Se analiza el efecto que tienen las partículas mh f~nas 
de las arenas andesíticas 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 recomendaciones para mejorar las propiedades 
de estos concretos. 

SUMMARY 

The effects. of the finest part of andesitic sands and of 
the intrinsic characteristics of limestones and andesitic 
gravels, available in Mexico City, in the properties of 

. fresh and hardened concrete are anitlyzed. Also, 
recommendations for improving the properties of these 
concretes are given. · 

• Subdirector, Instituto de lngenieria, .UNNA. 
• • Asesor en tecnología del concreto 
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INTRODUCCION 
· Los concretos utilizados comúnmente 
en la Ciudad de México presentan cier
tas deficiencias, originadas en algunos 
casos.por la calidad.de los materiales 
componentes Y. en otros por las práct~ 
cas constructivas empleadas. Entre las 

· deficiencias más notorias se pueden se
. llalar las siguientes: 

a) La deficiente calidad de los agrega
dos empleados propicia que. los con
cretos tengan propiedades inadecua
das como bajo módulo de elastici-

. dad, elevados cambios volumétricos 
pór secado y excesivas deformacio
nes diferidas bajo cargas sostenidas 
(flujo plistico)1

• Asimismo, la ten
dencia al empleo de mezclas dema
si.idó fluidas ocasiona sangrado ex
cesivo en el concreto reeién coloca
do y produce mayor contracción. por 
secado en el concreto endurecido. 
Por todo ello, las estructuras de con· 
creto son propensas a presentar 
agrietamientos por elevados cam
bios volumétricos, excesivas defor
maciones a corto y largo plazo y es
casa rigidez ante cargas laterales. 

b) El empleo de cemento portland
puzolana en la fabricación de concre
to propicia una adquisición de resis
tencia más lenta que la obtenida con 
otros tipos de cemento portland (1 y 
111), lo cual es incompatible con la 
práctica usual de pronto descimbra
do de las estructuras; en particular de 
los sistemas de pisos para edificios, 

· y dar lugar a flechas excesivas y agrie
tamientos inaceptables. 

e) Las pruebas de control de calidad 
realizadas por diferentes laborato
rios1 indican que éon relativa fre
cuencia los concretos no cumplen 
con los requisitos de calidad espe
cificados y que la proporción de 
mezclas con resistencias inferiores a 
la especificada llega a cerca de un 
30%, sobre todo para algunos valo
res de fe. Lo anterior ocasiona que . 
los factores de seguridad de un nú
mero importante de elementos es
tructurales sean inferiores a los co~ 

. siderados en los reglamentos. 

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

10 

con revenimientos exageradamente al
tos y proporciones excesivas de arena. 

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

Con el propósito de evaluat los efec· 
tos de ciertos cambios que en lo relati
voa .la calidad de los agregados pÜe-

. den realizarse, se disenó un programa · · 

de ensayes en rnezclas de concreto, 
que se llevó a cabo simultáneamente 
en tres diferentes laboratorios inde
pendientes de laCiu~ad de México. En 
este trabajo se analizan los resultado 
obtenidos. · · ·. • 

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

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

b) Reducir el contenido de finos inde
seables ( < 7 41') en las arenas, y com
probar que los aceptados río tengan 

TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE.LAS GRAVAS 

GRAVAS ANDESITICA 

CONCEPTOS 

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

2. Densidad 

3. Absorción, 

4. Sanidad en sul
fato de sodio, 
pérdida en 

S. Abrasión· en Má-

S-10 mm 

1.60 

2.42 

4.54 

9.8 

quina Los Ange- 23.8 · 
les, pérdida en 

6. Coeficiente 
volumétrico: 

Por tamaños 0.34 

Grava total 0.36 

7, Pesos volumé
tricos: 

Suelto, kg/m' 1256 

Varillado, kgJm' 13S4 

10:20 mm 

0.40 

2.41. 

4.19 

14.7 

27.1 

0.37. 

1266 

1370 

CALIZA 
TRITURADA 

S-10 mm 10-20 mm 

0.67 

2.63 

0.82 

8.0 

17.S 

0.13 

1366 

1S17 

0.19 

OJS 

2.63 

0.68 

7.4 

14.9, 

0.22 

1348 

1528 

NORMA 
ASTM 
q3 

1 máx. 

12 máx. 

SO máx. 
.. ~.> ', • '· 

REVISTAIMCVC.'VOL. 25, NUM. 192/M,AoY0/1' 



• TABLÁ.2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS -.. . . . ·~ . . . 

IDENTIFICACION 
( liFINOS) 

CONCEPTOS 

1. Módulo de finura 
2. Material ,m, fino 

que la malla No. 
200,1 

3. Den•idad 
4. Ab.orción, 1 
5. Sanidad en sulfato 

de .odio, ~rdida 
en% . · 

6. Peses volumétrico.: 

Suelto, kg/m3 

Varlllado, kg/m3 

7. Materia orginica, 
· color respecto al 

limite 
8. EquiValente de 

arena,% 
9: Umites de con· 

sistencia: 

Umite liquido,% 

Umite plistico,l 

l.ndice plistico 

Contracción 
lineal,% 

•. Arena ande•ltica lavada 

·propiedades plásticas. 

(1.8,. 

3.44 

1.8 

2.40 
5.85 

5.67 

1396 

1531 

In f. 

82.9 

17.2 

lnap. 

lnap. 

0.0 

(7.7) (9.9) 

3.00 2.60 

7.7 9.9 

2.28 2.40 
5.87 4.38 

10.54 

1392 1443 

159() 1690 

lnf. ·lnf. 

. 66.0 .59.3 

(16.7) 

2.97 

16.7 

2.37 
4.94 

1440 

1635 

lnf. 

65.4 

23.1 19.0 21.1 

lnap. lnap. .lnap. 

lnap. lnap., .lnap. 

2.10 0.0 1.95 

Cemento . 

(19.3) 

2.78 

19.3 

2.30 
7.93 

1450 

1624 

lnf. 

52.1 

.22.3 

lnap. 

lnap. 

1.85 

Las pruebas l!sicas y qulmicas efectua· 
Para cuantificar qué tanto pueden in- das al cemento portland tipo 1 emplea· 

fluir estas modificaciones en las propie- do indicaron que cumple ampliamen· 
dades del concreto, se realizó un estu- te con los requisitos· especificados en 
dio comparativo que incluyó mezclas la norma ASTM C1SO'. Sin embargo, 
con dos tipos de grava (andesftica na- · cabe senalar que resultó ser menos fi· . 
tural y caliza triturada), cinco arenas an- no de lo que suelen ser los cementos 
deslticas con diferentes contenidos de ·del mismo tipo. 

ARENA 
DE RE· 

· FEREN· 
CIA 
(1.1) 

2.80 

1.1 

2.31 
·5.12 

5.82 

1386 

1524 

lnf. 

84.5 

15.6 

lnap. 

lnap: 

0.0 

empleado. 

NORMA 
ASTM 
C·33 

·.•·· 

2.3·3.1 

5mb. 

10 mix. 
~.: 

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

Los resultados de las pNebas de den· finos·yuna arena de referencia, no an
desftica, que cumplió con los requisitos 
flsicos de la norma ASTM C33.' 

·Agregados sidad y absorción muestran una di· 

En cuanto al cemento, se optó por 
emplear cemento pórtland tipO 1 como 

·. único material cerY\entante y no usar 
· · aditivos en la preparación de las mez

clas . 

. REVISTA IMCYC. VOL 25. NUM. 192/MAY0/1987 

a) GRAVAS ferencia importante entre las gravas 
Las gravas tanto andesíticas coi-no ca· andesíticas Y. calizas, en favor de las 
lizas se dividieron en dos fracciones:' segundas. Si se admite que'_estas pro-
de 5·a 10 mm y de 10 a 20 mm. Es· · . piedades pueden ser un buen .indi· 
tas fracciones se combinaron en prO' . ce del grado de deformabilidad de 
porción de 35 y 65%, respectivamen- ·. · · las rocas que las c0nstituyen, debe 
te, para integriu el agregado gNesO·:. · ·esperarse que los concretos hecho• · 

11 
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TABLA 3. M¡;:ZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA 

.. Materiales Mezclas No. (consumo promedio, kgJm') · 
1 2 3 4 S 6 7 8 9 

Cemento 300 296 297 297 303 300 295 294 298 •.)" 

Arena andcsltlca 770 
(finos ): 1.8 

7.7 742 
9.9 175 174 

16.7 755. 752 
19.3 736 761 

Arena de referencia 740 

Grava andes{tica 952 938 940 

Grava caliza 1024 1044 1034 1018 1014 1027 

Agua 179 187 

Agua/cemento 0.60 0.63 

con la grava caliza resulten mucho 
menos deformables. 

b) ARENAS 
Se utilizaron cinco arenas andesllicas 
cuyos contenidos de finos menores 
que la malla 200 variaron entre 1.8 
y 19.3%. Cuatro de estas arenas pro
cedieron de otros· tantos bancos (de
pósitos piroclásticos) de la región. la 
arena andesítica con 1.8% de finos 

. se obtuvo por lavado. A manera de 
· referencia se empleó una arena no 

andesftica con un contenido de li
nos de 1.1%. 

En la tabla 2 se presentan los resul
tados de las pruebas efectuadas a es- · 
tas arenas. Conviene notar que, ade
más de las pruebas físicas que son 
usuales, se efectuaron otras dos de
terminaciones: el equivalente de are
na y los limites de consistencia. Esto 

. se hizo con el fin de buscar un me
dio que permitiera evaluar las pro
piedades plásticas de los finos de es· 
tas arenas. 

las especificaciones de calidad para 

190 183 176 183 

0.65 .0.62 0.58 0.61 

ceden por mucho este limite, pues 
sus contenidos de finos suelen fluc· 
tuar entre cerca del 10 y algo más 
del 2001. Debido a las dificultades 
que existen para reducir estos finos 
a valores aceptables, se ha vuelto 
costumbre tolerarlos sin mayor trá· 
mite, aduciendo que se trata de fi. 
nos inertes que no afectan la calidad 
del concreto; sin embargo, la expe- . 
rienda ha demostrado que esto no 
siempre es así, pues hay arenas con-. 
taminadas con finos plásticos (limos . 
y arcillas) que sí son da~inós para el · 
concreto. 

Como es usual, todas estas arenas 
andesíticas exhibieron densidades re
lativamente bajas y altas absorcio
nes. Conviene observar que, en es
te aspecto, la arena de referencia no 
presentó ·mejores características. 

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

agregados por lo regular aceptan un a) Cemento: portland tipo . 
máximo de 5% de partfculas más fi, b) Tama~o máximo de grava: 20 mm 

·nas: que la malla 200 (74•) en are- e) Granulometrla de la grava: 3591\'dé 
nas para concretos de uso general, 5 a 10 mm y 65% de 10 a 20 mm 

·no expu~tos a la.abrasi60. Todas las d) Consumo de cemento: 300 ± 5 
·: arenas'andesfticasqueséutilizanen. 'ksfm' . . · . 

'tos concretos del. Oist~tci Federal ex- :e) Prciporci6ri de arena en los agrega- . 
' . . . -. ' . . . 

. ¡· 

193 194 177 

0.63. 0.68 0.59 

dos: 45%. en volumen absoluto 
f) Revenimiento del concreto: 10 :t: 1 

cm 

los consumos de materiales por me
tro cúbico de concreto, asr como la re- · 
lacion agua/cemento de cada mezcla, 
se presentan en la tabla l 

Pruebas realizadas 
A todas las mezclas de concreto se les 
efectuaron las mismas pruebas. los mé
todos de ensaye fueron preferentemen
te los de las normas oficiales mexica
nas (NOM) y, en su defecto, los de la 
ASTM. Las pruebas que se practicaron 
al concreto fresco fUeron: revenimien
to, peso volumétrico, contenido de aire 
(método gravimétrico) y agua de san
grado. Al .concreto endurecido se le hi
cieron laS siguientes determinaciones: 
resistencia a compresión y módulo de 
elasticidad a 28 días, y· contracción por 
secado con 28 días en agua y 28 dfas 
al aire. los resultados de estos ensayes 
se presentan.en las tablas·4 y 5. 

. CARACTERISTICAS. DE . LOS CON
CRETOS 
El objetivo del estudio consistió en ve
rificar la influencia que ejercen los con· 

· tenidos de finos de las aienas y las ca· 
ractiuísticas de las gravas sobre las pro- . 
piedades de los concretos ensayados. 
Tomando·en cuenta·que en este caso 
la cantidad de finos totales .en el con-

·-:, 
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1 
1 
1 

i 
1 

1 ,. 
1 
1 
1 
¡ 
i 
1 

1 

1 

.o resultó proporcional a los conte
nidos de las arenas, como le muestra 

! ' • -·~.-·. 

10% menos de agua. Esta disminución · · 
se debió muy probablemente a la finu-

. en la figura 1, las referencias se hacen 
eri función de los finos de las árenas pá- · 

· cia del contenido de finos resulta ser el 
consumo de agua por volumen unita· 
rio de concreto. A este respecto, en la 
figura 2 se observa que; independien· 
teinente del tipo de grava empleada, el 
consumo de agua se manifestó constan· 
te para porcentajes de finos en la are

. ra del cemento, que por ser más grue-

· ra facilitar la identificación de las mez· 
das. 

Concretos en estado fresco na de hasta un 10%, y después de .este 
En la tabla 4 se presentan los resulta· valor, dicho consumo se incrementó en 
dos promedio de los ensayes efectua· forma,gradual hasta ser 8\11\ mayor para 
dos en los tres laboratorios a los con- contenidos de finos de 19% en la are
cretas en e'tado fresco. Como se pue- na. 
de observar, las mezclas estudiadas tu· 
vieron revenimientos que var_iaron en
tre 9 y 10;5 cm; todos ellos quedaron 
en el intervalo de 10 ±1 cm propues· 
to paia el estudio. · · 

Dado que el ·revenimienio se man·. 
tuvo. constante, el parámetro que se 
puede considerar para juzgar la influen· 

Por otro lado, si se comparan los 180 
Kg de agua por metro cúbico de con· 
creto requeridos en este caso, contra . 
los 200 que estima el ACI 211.1' para 
un.tamallo máximo de agregado de 20 
mm, en mezclas sin aire incluido y re
venimientos entre.B y.:10 cm, resulta 
que las mezclas ·en estudio nece5itaron 

TABLA4 .. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO 

PROPIEDAD . MEZCLAS No. 
.1 2 3 4 S 6 

Revenimiento; cm_ lO.S 9.5 10.0 9.S 9.0 10.5 

Pe"' volumétrico, 
kg/m' 2207 2176 216S 2274 2270 2291 

Vacíos,·. 0.6 u 1.3 1.3 0.3 . o.s 

"Agua de sangrado, 3.3 2.4 1.7 3.0 1.8 3.1 

TABLA S. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO 

PROPIEDAD MEZCLAS No. 
1 2 3 4' S 6 

Resistencia a 
compresión a 
28 días (f'cJ, 283 266 242 279 283 289 
kg/cm2 

Módulo de elasti· 

so de lo usual requirió menos agua pa' · .. 
ra producir el. revenimiento previsto. • : 

En relación con el peso volum~trico . 
de los concretos estudiados, en la ta' · 
bla 4 y la figura 3 se observa que para' 
contenidos de finos de hasta 10% el pe
so volum~trico se mantuvo constante 
y que ~ste disminuyó a medida que · 
aumentaron los finos en las arenas más 
allá de ese valor. Asimismo se puede 
ver que existe una diferencia de alrede
dor de 80 kglm' entre los concretos fa· 
bricados con grava caliza y los hechos · 
con andesita, a. favor de la primera. 

Dada la d~erencia tan clara en cuan· 
. to a peso volumétrico de estos dos ti; 

7 8 9 
" ,o 

10.0 9.0 9.5 

'· 
2258 2263 2242 't. 

0.9 0.7 1.7 

1.7 1.3 3.0 

7 8 9 

282 242 273 

cldad a 28 dfas 1 S7318 . 140369 138284 . . 2823SO 279042 . 286094 2S9474 2S4460 274S66 
(E,). k¡/cm2 

Relación E,/Jf'c 93S2 8607 .8809 16904 16S87 16829 '¡ S4S1 163S7 16617' 

Contracción por 
secado, 28 días 

·~.; .. 
en agua y 28 días .. , 

'" •, 

al aire, 1o·• S33 .733 7S9 '337 443 332 403 448 308 

.. ''· . \. - • . ·t. ~ "· 
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r'~-------------------,• .. -.--------. · pos de concreto y tomando en cuenta 
la simplicidad de la prueba, se pued~ 
sugerir su ejecución en obra como un"··~' 
primera medida para disérimiríar entre'i' 
los dos tipos de concreto. Un valor ra· 
zonable que se puede-considerar comq.· 
frontera entre los dos tipos de conáe- · 

. 

Fia. 1. Proporc:iono~lidad entre los contenidos de_ finos de l.11rem y d~l concreto. 

. . 

~E 2so·¡-,. ... 

' ~ . 

~ 

e • 
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~ 
u 
·g [Tendenci.J únic:.a (ambas lrlv.n) 
~ 200 - • . 
; . , • _..,....S.,("x . --·~-.!! e X 
~ 
• E 
• 
" ~ ISO -
:: 
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T¡m¡r\o mjx. de gr¡v¡: 20 mm 
Revenimiento: 10 t 1 cm 

• 
" o 
E 

• Arena de referencl¡ y gnv¡ callu 
X Aren¡ y gr¡v¡ ¡ndedtius 
• Aren¡ andesCtlc¡ y gr¡n CJiill ~ 

B 1oo~~·~~·~--~··--·~ ·--~1_._ 
O S 10 IS 20 25 
c~~tenldo de finos en j¡ lren.a, en '4 

. 

to es 22s0 kglm'. • · 

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

En relación con el agua de sangrado, 
·en la figura S se ·puede observar qüe las 
mezclas estudiadas siguen uria sola ten· 
dencia, independientemente dél. tipo 
de grava utilizada; y que para éoiiteni· 
dos de finos de hasta 1096 el sarigiado 
resulta constante y cercano al 3%. Para 
contenidos finos en la arena mayores 
que 10% el sangrado disminuye avalo
res cercanos al1.5% para porcentaje• 
de finos de 1~. · · · · 

Cabe senalar el comportamiento dis· 
C:répante ·de la mezcla· fabricada con 
arena eón' 7. 7% de finos. la cual 'tuvo 

·un sangrado de tan sólo 1.6%. Esta si· 
tuación se atribuye a que no obstante 
qué la arena tiene ·relativamente pocos 

. finos, parte de ellos tienen caracteristi· 
cas plásticas, lo que les permite retener 
mejor el agua. 

Los resultados anteriores- repr~sen· 
tan una .contradicción. ya que por .una 
parte es deseable limitar el porc'entaje 
de finos eri la arena y por otra es con· 
Veniente al mismo tiempo te'ner el mí
nimo de sangrado posible. Aparente
mente la consistencia de la mezcla (re
venimiento) tiene una· influencia más 
significativa e importante en cuanto al 
sangrado; pero dado que las mezclas 
estudiadas tuvieron un ·revenimiento 
poco variable (9 a _10.5 cm). la influén· 
cia del mismo no.quedó totalmente de
finida. Sin embargo, en l_a .figura 6 se 
muestra una relación entre el sangrado 

. y él revenimiento. Aunque esta'varió en 
~~~~~--~-"':"'!'""'!'"'::'~~:"'"~---.---~--"!""-~-~.. un intervalo muy reducido, la figurar;, . r::;~~·· Rel¡clón ~ntre el contenido de finos de 1• aren¡ "!el consumo di IIUI de '"uda en el_con• ·rece ~Ugerir que ser fa a:detu,ad_o limv->-
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~el sangrado a valores inferiores al 3:596. · 

¡. 
~ . . . 
Concreto• en e•t~do endurecido 
las propiedades determinadas· a los 
concretos en estado endurecido se pre
sentan en la tabla 5. Estas propiedades 
son las resistencia a la compresión y el 
módulo de elasticidad del concreto a 
28 días de edad¡ y la contracción por 
secado después de 28 días de curado 
en agua a 23•C y 28 días de secado al 
aire a 23 •e y 50'l6 de humedad relati
va. 

En cuanto a la resistencia a la com
presión, dado que los consumos de ce

. mento y los revenimientos de todas las 
mezclas fueron prácticamente constan
tes, los resultados alcanzados se pue
den comparar en forma directa; asi, en 
la figura 7 se puede ver que los tipos 
de grava estudiadas y ·los diferentes 
·contenidos de finos en la arena no tu
vieron· influencia en la resistencia a la 
·compresiÓn hasta para contenidos de 
finos del 10'l6, en tanto que para por
centajes mayores la resistencia a la 
compresión decreció hasta una 'reduc
ción del orden del 1596 para arenas con 
1996 de finos. Cabe hacer notar que el 
concreto fabricado con la arena consi-

. derada como de referenCia siguió la. 
misma tendencia general observada en 
los concretos con arenas andesíticas. 

Otra forma de tomar en cuenta el 
·efecto de los finos de la árena en la rf!
·sistencia a la compresión del concreto 
es a través de la eficiencia del cemen
to, entendida ésta como la relación ca
sumo de cemento/resistencia a la com- · 
presión (figura 8). 

En esta figura se puede ver que para 
contenidos dp finos en las arenas me
. nareS que el10'l6, la relación antes men
cioriada se mantuvo constante en un 
valor de 1.o6, en tanto que este valor 
se incrementó a 1.23 cuando los finos 
en la arena llegaron a ser del orden del 
1996, lo que equivale a tener un incre
mento del 16% en el consumo de ce
mento para igualdad de resistencias, 

En relación con el módulo de elasti
cidad, en la figura 9 se puede observar 
la gran influe~cia que tuvo el tipo de 
grava que se empleó en la fábricación 
del concreto. Se encontraron diferen-
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cias del orden de 120 000 kg/cm' en· 
tre los módulos de los concretos he
chos con gravas andesítica.s y los fabri· ,, 
cados con gravas calizas, diferencia que;,~
corresponde a un incremento del orden·~,/ 

. ~ 80\11\ én los valores alcanados por es· 
tos últimos.. · 

Por otra .parte, los finos de_ las are' 
nas influyeron en el módulo de elasti' 
cidad de los concretos de manera simi· 

. lar a como lo hicieron en la resistencia 
a la_ compresión. Para contenidos infe
riores al 10% no existió variación apre

. dable en los valores alcanzados, en tan· 
to que para contenidos de finos en la 
arena del19% la disminución en el rnó
dulo de elasticidad fue del orden del 
12% en relación con los valores alean· 
zados en los concretos hasta con 10% 
de finos .. 

Conviene seilalar que, al igual que 
para la resistencia a la compresión; 'el 
empleo de la arena de referencia con 
1.1% de finos·no cambió el comporta· 
rniento del concreto en cuanto a mó- · 11..--------------------------.1 .· dulo de elasticidad, el cual alcanzó va' 

Fia.·5. Rel.uldn entre el contenido de finos de l. uen1 v el I&UI de ~n¡rado.del Concreto. lores .similares a los obtenidos con -.la 
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arena andesítica lavada. 

En la figura 10 se presenta la relación 
que se· manifestó entre el' módulo de 
elas_ticidad del concreto y la ráíz cua· 
drada de la resistencia a la compresión 
del mismo. Esta relación akanzó un va·
lor medio aproximado de 9 000 para los 
concretos de gravas andeslticas y de 
16,500 para los de grava caliza. COI)Viene 
hacer notar que aunque el tamailo de 
_la muestra es peque/lo, la lendencia·es· 
tá bien definida y la totalidad de los re
sultados quedan localizados dentro de 
una dispersión de :1: 2 o de latenden· 
cia central. -

Én la contracCión por secadó; el ti· 
pode grava empleada en el concreto 
tuvo también una influencia notoria; las 
contracciones de los concretos con gra· 

· va caliza fueron del orden del 6091\ de 
las alcanzadas en los concretos con las 
gravas andesíticas. Asimismo; ·los finos 
de la arena, y en particular loS finos con 
propiedades· plástiCas, influyere)!) tam· 
bién eri forma considerable en .las con· 
tracciones alcanzadas (figuras 11 y 12). 

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

>S; hasta un valor de 759 • 10. con 
•' arena de 19% de finos, parte de los 
cuáles tuvieron 'propiedades plbticas. 

., .. 
En los•concretos con gravas caliias 

el.incremento de la contracción con el 
aumento de los finos en la arena no fue 
tan significativo; pasó de un valor de 
332 x 10• a 446 x 10• al variar el con· 
tenido de finos del 10 al19% respecti· 
vamente. Sin embargo, fue notorio el 
comportamiento del c~ncreto fabrica: 
do con lá arena con 7. 7'16 de finos, par· 
te de los éuales tuvieron propiedades 
plásticas. En este ea~ la contracción al· 
canzada resultó ser. del mismo orden 
que la obtenida con la .arena con .19% 
de finos: Conviene senalar qu<' los finos 
de ambas arenas presen.taron' propieda· 
des plásticas ~i.milares. 

los concretos fabricados con las are
nas andesíticas lavadas y de referencia, 
que rio túvieron· finos plásticos, presen· · 
taran contracciones similares a la alean· 

·zada en el concreto con arená de 10% 
de finos, que tampoco tuvo finos plás· 
ticeS. · , 

. . ' 
· · En la figura 12 se puede observar la 

·influencia que tuvo,e(·c~ntfi!riido dé fi· 
nos plásticos, determinandos. en fun· 
ción de la contracción lineal de los fi· 
nos de la arena, en la contracción por 
"'cado del concreto. Como se obser· 
.va la contracción por secado del con· 
creta se inuementó di aumentJr la con· 
tracción liiwal de los finos de la arena, 
independientemente del tipo de grava 
utilizada, aunque este incremento fue 
mayor para los concretos con gravas 
andesíticas. 

las contracciones aquí registradas 
corresponden a las obtenidas después 
de un curado en agua de ·26 días y se
cado al aire a una humedad relativa ·del 
50% durante otros 26 días. De acuerdo 
con la literatura respectiva'. la contrae· 
ción alcanzada en estas condiciones re
sulta ser del ordeñ de la mitad de las 
contracciones últimas; por lo que si se : 
extrapolaran los resultados en los con· 
e retos con las arenas hasta con 10% de 
·finos no plásticos y gravas calizas, se lle
garía a va!ores de contracciones últimas 
comprendidas entre 600 y 900 • 10·. 
~ongruC"ntcs con los valores ·en(ont_ra· 
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dos en la literatura a que se liace refe-
rencia. . 

CONCLUSIONES Y RECOMENDA 
ClONES 
Conclusiones 
los resultados de los ensayes efectua· 
'dos y las consideraciones hechas sobre. 
el comportamiento de. los concretos 

· conducen a las siguientes conclusiones: 

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

2. las arenas andesiticas en uso resul· 
tan ser las únicas, "desde el punto 
de vista económico, vial)les para la 
fabricación de los concretos en el 
D.f. Sin embargo, es necesario .liini· 
tar la cantidad de- finos y muy es· 
pecialmente la de los finos plásticos 

. que contienen. 
3. El tipo de cemento empleado enOias 

mezclas ·puede afectar algunas de 
las propiedades de los concretos. 
las conclusiones á que se llega en 
este trabajo se refieren a concieioS. 
hechos con cemento portland tipo : ~ 

4. las gra~as calizas empleadas tuvi#" 
r_on un comportamiento satisfacto
rio en cuanto a todas las prcipieda· 
des mecánicas de las concretos es· 
ludiados. · · 

s·. El coeficiente volumétrico ·de las 
partículas de grava ·caliza triturada 
prácticamente igual a 0.20 condu· 

. jo a mezclas de concreto trabaja· 
bies con contenidos de mortero 
.usuales. · •· 

6. la proporción en la que se·combi· 
naron los tama~os. de grava (35% 
de sa 10mm y65%de 10a 20mm) 
se manifestó como una granulome
"tña adecuada para estos materiáles. 

·7. Desde el punto de vista de las pro
piedades mecánicas del concreto, 
para alcanzar los- mejores resulta· 
dos se requiere limitar los finos en 
la arena a un máximo de 10% y ade
más la contracción tirieal- de estos 
finos debe ser nulá . 

8. Debido' a qúe la proporción en que 
·se mezclcire:O graVe y arena ·se· man
tuvo constante en todo el estudio, 
la cantid.ad'de finos totales en las 
méiclas de' concreto resultó pro¡ 

. . . . . . . . ·lii 

" -;! 
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poÚ:ional .i la cantidad .de finos .en ' 
. las arenas. . . 

9. El rt>querimiento de agua de mez· 
ciado st> manifestó constante para 

A · porcentajes de finos en la arena de 
· hasta 10%; para ·porcentajes mayo

res. la demanda de agua de rnez· 
' . ciado se incrementó hasta en un 8\1\ 

para contenidos de finos del orden 
·del 19'.1\. 

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

· mientras que en los concretos con 
gravas ande,i!icas el peso volumé

. trico 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 andesitica lavada y 
con la arena de referencia tuvieron 
contenidos de aire cercanos al 2%; 
pero en las mezclas fabricadas con 
arenas con mayor contenido de fi-

_, nos los vacíos fueron siempre infe-
. rio·r~s a esta·· cantidad. · . ,. 
12. El sangrado que presentaron las 

mezclas de cOncreto varió en for
ma inverS.ament~ prÓpo'rcional al 
contenido de finos.de las arenas y 
en prOJ.IOrción directa con el reve· 
ni miento" de las· mPzclas. Para mez
das con aH'nJ de hasta 10% de fi
nos, sería conveniente tener sangra· 
dos máximos ·del 3. ~%. 

· 13. ·La resistencia a la compresión resul-
tó independiente del tipo de agre

. gado grueso empleado y de los fi
. nos de la arena. cuando el porcen
taje de éstos fue inferior al10%. Pa
ra arenas con mayor coñtenido de 
finos la resistencia decreció. 

14. Los módulos de elasticidad de los 
concretos heéhos con"'agregados . 
grueso calizos resultaron del orden 
del doble de los obtenidos con gra- · 
vas andesiticas. Los porcentajes de 
finos en las arenas inferiores al10% 
no tuvieron influencia en ei módu-

'- 'lo de elasticidad alcanzado. El va
lor medio de la relación entre el 
módulo de elasticidad y la raii cua- ·. 
drada de la resistencia a la compre-. 
sión resultó ser 16 500 para los con' 
cretas con gravas caliZl!s y 9 000 pa
ra los hechos con gravás an~esiti-: 
cas. · 
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1 <;_ La contracción por s~ado de los 

concretos fabricados con grava ca
liza fue del orden del 60% de la ob· 
tenida en los concretos con gravas 
andeslticas. Lo< porcentajes de fi· 
nos en las .rcms superiores al lO%.· 
en especial el contenido de finos 
con propiedades plásticas, tuvieron 
una .influencia determinante en la 
contracción del . concreto, incre
mentándose ésta con el porcenta· 
¡e y las propiedades plásticas de es· 
tos finos. 

16. La contracción por secado, después 
de 28 días de curado húmedo y de 
otros 28 de secado al aire con una 
humedad relativa de 50%, ·en con· 

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

Las gravas deben proceder de una ro
ca sana, prefc'riblemente con densidad 
superior a 2.6 y absorción no mayor al 
2':1\. Si las gravas se obtienen por un pro
ceso de trituración conviene verificar 
que la forma de las partículas sea tal, 
que su coeficiente volumétrico resulte 
mayor a 0.20. Se obtiene una granulo
metría adecuada para fabricar concre
to con tamano máximo de 20 mm, 
cuando ·las gravas de 5 a 10 mm se 
mezclan con las de 10 a 20 mm en pro
porción de 35 a 65%, respectivamente. 

cretas con porcentajes de finos en Las arenas que se utilicen para la fa· 
las arenas inferiores al10%, resultó bricación de los concretos pueden ser 
ser de 332 x 10• para los concre-. de naturaleZa andesítica, pero se debe 
tos con gravas calizas y de 533 x verificar que el porcentaje de los finos 
10• para los de gravas andesíticas, que contenga sea inferior al10% y ade-

.,. más que estos finos no tengan propie

Recomendaciones .. 
La ·evaluación de los resultados de los 
ensayes conduce a plantear las siguien· 
tes rccomcndacioiles: 

o: Para obtene• ur1 concreto de calidad 
satisfactori.1 para fines estructurales, se 

. requiere seleccionar con precaución las 
. características de los materiales comp~ 
· nentes. 

dades plásticds. Una loma de medir la 
plasticidad de los tinos puede ser la · 
prueba de contracción lineal, la cual de
be conducir a valores de 0% cuando la 
arena está exenta de finos ~lásticos. 

Dada la buena trabajabilidad que 
mostraron las mezclas con revenimien
tos de 10 cm. se sugiere emplear este 
valor como máximo nominal, con una 
tolerancia de ±2.5 cm. En caso de re
querir umimezcla más fluida se puede 

Eri cuanto a los cementos portland · adicionar en obra un aditivo tluidificante 
se puede emplear cualquiera de los ti· que permita incrementar ese reveni· 
pos usuales(!, 11, 111 y V) con talque sea miento. Como medida de control y 
congruente con los fines a los que se aceptación del concreto en su estado 
destine la estructura. Con respecto al fresco se recomienda realizar, adicional· 

· cemento portland-puzolana, se halla en ·mente a la prueba de revenimiento, la 
curso.de revisión la norma NOM C·2 determinación del peso volumétrico, 

. 'con objeto. de incluir un tipo denomi· . cuyo resultado permitirá distinguir si el 
nado PUZ·l, el cual se debe coinpor-' concreto se fabricó eón agregados den-
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sos o ligeros .. Un valor mínimo para es· 
ta característica en el. concreto estruc· : 
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS 
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL· 

Carlos Javier Mendoza Escobado·· (1) 

RESUMEN 

. 

·se determinan las propiedades mecánicas de los concretos r'abricados con agrega
dos típicos 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 t'ravés del .tiempo. Se· 
dan . r~.c~mendac'io.rleS p&ra obte.;er ·cOncretoS con ··~n mejor ~·omportami~~t;o 'en cuan-
to a estas propie'dades. · · 

lNTRODUCCION 

Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México para la 
fabricación de concreto; tienen car.acterísticas físicas que difieren de las es
pecificadas en las normas relativas. Entre las discrepancias mas notorias se 
pueden mencionar el peso específico, la.absorción y el contenido de polvos. Lo 
anterior. ha hecho que las propiedades de los: concretos fabricados con. esto's 
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes. 

Se lu1 observado· que estos concretos, baJÓ condiciones de trabajo, preiwntan. de
formaciones y agrietamiento mayores que los usuales, haciéndose' evident.e; por 
estas y otras causas, la diferencia' entre el comportamiento de los concr.etos ca
racterísticos del Distrito Federal y los comunes. · 

PROPIEDADES.MECANICAS 

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

Tanto las "gravas comolss 'arenas tienen peso específico bajo y absorción Úta·, 
lo que hace que los concretos fabricados con estos materiales sean muy deforma
bies·, a.·corto y á largo plazos. 

En la fabricación de los concretos se empleó.cemento Portland tipo 1 y no se usó 
aditivo alguno. 

Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos se hicieron pro
-porc.i¡;-,;ami~.pa-ra resistencias nominales de 200, 300 y 400 kg/cm 2 

•. F.n todos 
los. casos se 1ísó un factor de sobrediseño de 50 kg/cm2 • En las mezclas con re:. 
.sistendas nominales de 200 y 300 .. kg/cm2 se buscó un revenimiento de 10 CID y pa~ 
ra la de 400 kg/cm 2 , uno 'de 5 cm·. ·Una 'de las mezclas 'de 300 kg/cm 2 tuvo reveni-

. mi'ento teórico .de 12 cm, para cubrir los casos de concretoiÍ con características 

··-- ----.----·· -------
(1) .Investigador, Institut.o. de Ingeniería, IJNAM · 
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adecuadas para ser transportado por·medio de bombas. 

_Refj~_s_t_ e_nc ia_ _a __ c_P-m.l'.!.esión. Las edades de pruebe fueron 7, 28, 90, 360 y. 182!;' 
días¡ cada reaultado representa el ·promedio del ensaye de tres eap~címenea compa
ñeros. En la fig 1 se plantes la correlación que permite predecir la resisten
cia a compresión a. cualquier edad en función de la alcanzada a los 28 días. Ca~ 
be mencionar que los incrementos de ·resistencia con la edad fueron mayores en 

_aquellos concretos con menos polvo. La expresiíin sugerida resulta ser: 

f t . f' . e G 8.4 + 0.·7 t e , en kg/cm 2 

Resistencia a tensión. Se hicieron especí_menes cilíndricos pára ensayarlos a· 
tensión por medio de la prueba indirecta; ·así como vigas para determinar é):'mó-'
dulo de rotura. Las expresiones que correlacionan las resistencias a -tensión Y 
compresión resultan ser: 

Tensión indirecta, fig 2 

'f 
t 

~ {:·47 ,lt• 
e 

por flexión, fig 3 

•, en kg/cm 2 

'Módulo de elasticidad. El módulo de elasticidad se obtuvo a partir de las' 'grá
·ncas esfuerzo-deformación de especímenes ensayados a compresión •. Se usó el . 
criterio de módulo secante. Por cada mezcla de· concreto estudiada se hicieron 
tres ensayes, siendo los valores r~portados el promedio aicanzado. en estas de
terminaciones. La expresión .propuesta para de.terminar el módulo de elasticidad 
a partir de la resistencia a compresión es, fig 4 

E = 8500 .¡ f' , en k&/cm 2 

e e 

Relaciíin de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 días de_ especimenes cilín
dricos de concreto de diferentes resistencias. Eri la fig 5 ae obs.erva que la 
relación de Poi'sson varía 'con la resistencia y que se: puede relacionar con· .. ésta 

.._Con-la expres~On 

~ = 0.22 +·0.00026 f' 
e 

habiendo ,¡lcanzado un valor medio de o. 30, superior al intervalo usual recomenda
do para el concreto (0.15 - O. 20) •. 

Módulo de rigidez por cortante. Con ·los valores de módulos de elasticidad:'! re
-lación de Poisson conocidos, se pueden estimar ei módulo de rigidez por co.rtante. 
Para los. concretos de &!>;regados andesíticos re.sultó ser· 

G = 3300 if~ , en kg/cm2 

Defor:nllición_ynitaria . .Jfo) cor_respondiente. al· esfuerzo máximo.' El valor de esta 
deformación también se·· ve afectado por· el nivel de resistencia que se alcan_ce en 
el éoncreto, 'por lo que se. puede corre~aciona.r con ella' con la e_xpresión siguien
te; fig 6 

E = ·0.003 + 2.8 x 10-6 f' 
o e 

Los resultado.s de los _ensayes ·condujeron a. un .válor me.dio. de ·esta deformación 

. · .. ·-
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igual a 0.0044 • 

. La curva esfuerzo-deformación del concreto bajo cargas de c'ornpresión~ puede re
presentarse en forma ·adecuada con la expresión 

f = 
e 

2f' 
e en kg/cm2 

Contracción por secado. La rapidez con que se presenta la contracción de los 
concretos andesíticos, varía de acuerdo con el contenido de polvos que se tenga 
en los materiales componentes, sin,embargo, la contracción última se puede esti
mar del_mismo orden para·los dos casos e igual (Ecs>u ~ 0.001', para los·propor
c~onamientos usuales y las condiciones ambientes de la ciudad. de México, fig 7.· 
Las expresiones .que permiten estimar el valor de la contracción para una· edad 
cualquíera se indican a',~ continuación:·· 

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

( E ) . a 
es t 

t0.88 
---':.......-:

0
::--:::

8
'::'
8 

X 0, 001 
51 + t • . 

Concretos sndesíticos con pocos polvos (del orden-del 8%) 

t 
(e:cs)t = 53 + t x O.OOl 

en ambos casos t debe. expresarse en días. 

Deformación diferida. Esta deformación se estimó en función del·. coefiCiente 
de deformación diferida (C ), el cual es· igual ct· =.:.t._-....S,., siendo e:t• la de

. formación unitaria alcanzn~a en un tiempo t y Ei, la deflirmación unitaria ini
cial al aplicar el esfuerzo de· compresión, igual a 40 por ciento del esfuerzo 
máximo. 

• El valor" del coeficiente Último (Cu), estimado para un ~iempo infinito, para los_ 
proporcionamientos usuales y para las condiciones ambientes de la ciudad de 
México, variarán de acuerdo con el· contenido de ·polvos- óbseivados en los materia
les componentes, fig á. Las expresiones encontradas para calcular el valor de 
este coeficiente para· un tiempo cualquiera t, en días, se indican a continuación: 

Concretos andesíticos con exceso de p~lv.os (del orden del 20%) 

t0.60 
ct ~ -~--::--::-::- x 4 

10 + t0.60 

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

to.s5 
ct = -~--+-t-o.ss 
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_Cu1~tra_c_s_i_ón_ j'O_r _ __f'.!'~'!..d_o~ _cEndi_ción. esta~f!ar. Tomando en cuenta los coef i cicU- · 
tes determinados con los resultados de los ensay_es y las modificaciones en la 
éontraccion última para ponerlil en condición estándar, se recomienda emplear ·· 
las "siguientes expresiones ·pára ia estimación de '1a. contrácción por secado a 
cualquier edad: · 

'Grava andesítica y arena andesítica con exceso de-polvos 

t0.88 ·. 
t ~ ----- X 0.0013 

t 51 + to.ss 

Grava andesítica y·arena andesítica con pocos polvos 

tt ~ _.!__ )( 0.0013 
53 + t 

En estas expresiones el valor de t se debe tomar como el número de días después 
de la suspensión del curado húmedo y el valor de la contracción dctl!rminada se . 
debe afect"ar por los factores de corrección para tomar en cuenta la"s caracterís
ti~as del concreto de que se trate y las condiciones del medio ambiente, fig 9. 

De"formación diferida última en condición estándar. Entre las variables que ma
.yor influencia tuvieron en los valores de los coeficientes de deformación dife
rida Última están la edad s la que se aplica la carga,·la humedad relativa,·y el 
revenimi"ento,.los cuales incrementaron los valores alcanzados en los ensayes. 

El coeficiente de deformación diferida eri cond;i.ción estándar para cualquier ed .. 
(en días) se puede determinar con las sigÜient_es expresiones: 

Grava andesítica y arena andesítica·con exceso de polvos 

. t0.60 6 
ct ~ o 60 5• 5 

10 + t • 

·Grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

0.55 
t . 

ct c,ü + to.5s 3.12 

Al igual que en. la con-tracción por secado los coeficientes calculados pará 111 
deformación diferida, .deberán ser afectados por los factores de corrección. para 

. tomar en'. cuen"ta ·las características particulares de los concretos empleados y 
las condiciones 'del medio ambien"te en que ·se encuentran, fig 9. 

CONCLUSIONES 

l •. El empleo. de agregados de baja densidad y alta absorción, como los andesíti
i:os, en la fabricación de concretos, corid.uce á" óbten'er con-cretos con deforma
ciones mayores que las usuales • 

.-2. Dada·s las discrepancias encontradas entre las expresiones usuales y las 
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determinadas en este estudio para estimar la resistencia del concreto así 
como sus deformaciones a corto y largo' plazos, se requiere modificar los pa
rámetros ·usados convencionalmente en los diseños estructurales para obtener 
mejor concordancia. entre el comportamiento estimado en el diseño y el alcan-
zado en las estructuras r·eales. · 

3. La contracción por secado registrada fue "inversamente·proporcional al conte
nido de agregado grueso en la mezcla y directamente·proporcionsl al conteni-

. do de polvos e11 13s arenas utiliza.das y al revenimiento de las mezclas utili-. 
zadas. · · 

4;.Para un mismo. tipo de agregado grueso el empleo de arenas con muchos finos 
incrementa notoriamente el coeficiente de la deformación. diferida. Este coe
ficiente. ,también au!nental'i en forma. apl'eeial:ile al in~.CemEmtarse el revcn{
miento del concreto. 

· RECOMENDACIONES 

En relación con los matei"iali•s pi! treos se buscara,· por· una parte, emplear agre
gados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agregados finos con el 
menor contenido. de polvos que. sea factible desd.e el punto de vista económico· •. 

·.Estas dos características conducirán a obtener. concretos, para una· resist.encia 
dada, con mayor módulo de elasticidad y, por tanto, con menor deformación ins
tantánea, ínenor contracción por secado, porque hay mayor restricci'ón e estas de
formaciones, y menor deformación diferida. 

En cuanto a las mezclas de concreto se emplearán aquellas con mayor contenido de 
agregado grueso compatible con la trahajabilidad· de la misma.· Lo anterior .con
ducirá a menores consumos de agua lo que a su vez se traduce en menor contenido 
de vacíos y P\'r tanto mayores resistencias .relativas, menores deformaciones y 
contracciones," así como menor deformación diferida. 

l.a resistencia a tensión por flexión del concreto es usual valuarla como 
·.2 1 f~ (ACI 318, RDF), sin embargo, .los .resultados de los ensayes efectuados con 
los con.cretos andesíticos: dan resistencias a la tensión ligeramente menores, por 
lo que se sugiere tomar en cuente e.sta discrepanCia empleando· la expresión pro
puesta. 

En relación con el módulo de elasticidad estático, las expresiones propuestas 
por los diferentes~reglamentosde construcción (ACI 318, RDF) sobrestiman 'los 
valorl!cs alcanzados con los concretos andesíticos, por lo que se recomienda'em" 
plear la expresión propuesta en este trabajo para predecir las 'deformaciones a 

·corto '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 conc'reto andesítico, difi'eren de los valores 
usualment.e empleados, .por lo 'que para estimar mejor el comportamiento de eStos 
concretos conviene emplear los.valores sugeridos. 

La deformación correspondiente al esfuerzo máximo es usual considerarla .igÚal a 
O. 003, sin embargo, el· resultado de ·'los· ensayes. indican ·que esta defonMciÓn al
canza un valor promedio de 0.0044·. 

'· 

:;· 



En relación con las deformaciones a largo plazo, tanto las originadas por la 
contracción como por la deformación diferida, pueden estimarse con buena prec 
si.ón con los coeficientes determinados de los resultados de los ensayes, sin 
requerirse de correcciones por -características del material y medio ambien.te 
del'Distrito Federal, dado que los concretos empleados son .característicos de· 
los usuales en el área metropolitana de la ciudad de México, y las condiciolles· 
de curado representan también las usuales en esta área. 

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

Como las deformaciones y agrietamientos alcanzados a largo plazo en los concre
tos característicos del D. F, son mucho msyores que los esperados usualme'nte, se 
deben tomar im el diseño las precauciones ·necesarias para restringir· estos. ·efec
tos con el acero· de 'refuerzo u·otros medios adecuados • 

. REFERENCIAS 

l. Mendoza, .C.J, "Estudio dé. las propiedades a 
el Distrito'Federal" Informe elaborado para 
porte Urbano, enero 1984· 

largo plazo.de los concretos en 
la Comisión de Vialidad y Trans-

. ,, -

2.. Neville, A.M. "Properties of Concrete" Pitman Publishing LTD, London, 1975 

3. ACI Coounittee 209. "Prediction of creep, shr.inkage, and temperature effeets 
in concrete structures", ACI.Publication.SP-27. 



, .. ,,, 
e 

1.5 

7 

~ ~' ''t'' ~c._· --•-· i-~ _.. . . · .. · . ~-----~ -- .. ----- -· . 
' ----·-··---- ,____________ ----· __ , __ _ 

¡..-"'" . ' . . 

V S , ......... ,,¡ •. " • O¡ 11 lg/<1'1 

' '. 1 --.. -_-~ 

. 

0,51~+---~-1--~-----+~------4 
'•:. t -· ~~ •••• 0.7t 

lozutl .·, l, 
o 72890 J55 u o IOts 1460 

Fll- 1 Yarlacldo de la ruhtencta a COII;>rtStdo co• el tt-

40r-~-r_.~r-~-r~~r----r~~.---, 

}30 ---- --. ----
:i 
zor----r~~~---r------~-r~~~~, .. 

-~ IOt-~_, _______ ;-~--~-'-t_•~lr.l-1-·-~~-~~-; 
CoAC.tt.fo.6 ·eo~~ fUU4 f 4.\Úa flll4ülti.e4 {4:"'-l 

' _¡___. 
o 1 o 300 . 5 o . . 700 

· lu.ututeia. e CDI'IptU.illl, tg/aa1 

Ftg · 2 Resistencia a"tensl~ por c011prest~ dhwtn, -

so 1 1 

r & 6 ~ v· . --
-

& 

40 

/'• & - . . -
S '(t't.'l~\ ut.tr.d.1~1 • c.a t9fua' 

' 

-/ 't. 1.81 n; -
' 1 . 

.¡ 1 

' 
Conc.\t.tN c(o" .gU\'d w tt.\tn.t AlllluU.tu ~.u,4fl -

' 10 

1 '· __ J.._:_._..L o 
., ., 

o 100 . 
300 500 100· 

R~.Ut.:Ú..iA 4 ccrrp· • .:~u.:, !.~ie.' 

1825 
dfAt 

.,_·, 



-. -· ···-·-----------·-"--- --~---
-~-------,-- ··-···c-------.··-------

-a: .. .. 
-~ 

t. 
~ 
" 

-~ 
"" 

... 

• .. .. - Ec:·· 8500 ~ 

• ~ --~--1-1'~·~19~6~5!4~~~·,~~~·~-t--:~-~~·~~~-·~~~::==i 

1~~--~~~--4-------~--·-·~·---~ ... 
"' 

.. 
~ Conc..túDb con guvo. i¡ 4Jie>to. tlllduUico. !azull. 

~- o_L-~--~Joo--~_J~~~~~~--L-~--~~---~-L--~-J7oo 
Ruútu.w a _;, ... ,.. ... u •. ·•9 /Cifl' 

8 

• .. ~-, ' . ' '.·: ' ' ~ 

0.70 

0.50 

0.30 
• 

0.10 • 

o 
Í50 

• 

P.· 

. 

·. Flg 4 

1 1 
0.22 + 0.00026 

• 
- • • • • • . .. • . .. 

• . 
•• . • 

200 250 

M6dulo de elasticidad 

'· 1 • 1 . r 
• . , .. Error • 0.068 e Estand. . 

. • 
' •• • 

• . ... •• . 
• • • • • • • . . .. • . • • • •• 

• •· 

300 3SO 400 500 

EHutuo_ dt C:C"9'-"e.l-i6n, t~¡f!JO• . 

";!~ 
• .,., 

:~: 

l§ 
""' ~: !N :: .. , --~:1 

Fig 5 Relac_16n de Polsson para concretos andesHicos 
. 

7.0 -: r • ' r 

6.0 

·50 

4.0 

' j . A .. A A 

A 
A 

A ¡;·. A 
A A 

~ A 
lO . 

2.0 
Cor,ie • 

1.0 f,• o.oo33 + 2.8 x to·• f~ EMr~ de 0.44 Ebt41t. 0.0007 · 
·co .. \~; . 

o 
o 

• . 1 1 1 1 1· 
100" . 200 300 

al Conc~e.tob ar.dutucob 

. . . 1 1 1 • 
400 ~ 600 

· Fig 6. Rehc16ri entre defcrnoact6n unitaria al esfuerzo .. htmo y 
reshtCncia a cor.:presil'l · 

'700 

. 

. 



·- i ' ' 1 1 ' ' ' 1 l . 1 ' ' '. 
1 1: -

11 • 1 
1 ' i ,o.u " 1 

i i i 
1 

i . .. 
C1 

1 
E • OiiiS7110 

li i 
t ll•t•- . 

li .C· 

1 • .. 
: lUI'J 

1 1 
: • ... 

1 1 ,J:!-• 1 

1 

~~-
~ . 1 . ,, . ""' .,,... J 

l. ""-~ 10 Cll 

'. 
' 1 ' 

._,. ' ' 1 ' ' 1 1 

1 

·o .. ... , . .... .... .... o o.ó ')(J 

Fig 7 Contracei6n po~·secado' 

ul·l • f: 
·~ 4.0~---~~----t:::::::~~~;:==~=r========~--~--~--n 4 ·j 1 ¡ ! ;¡. 

! 1-
il 
11- -;, 

¡ t.LL~.~ ,. · -~ · r ··lr'~· ..... --"'1. ---. -_ ----l _c_: __ .:..,__,:.,.;...;.~-.-.-:·-;-:·-.'",-•• -"-~-__,:;_ ____ -1lfl !. ···. 
-~ r.oJt-.

7 " ~ 1. . .... 

1· . 

' :~ .•. 1 ·. . ·i t: 1 . . . ~ · .. 

"' ··"rt:-r-1 ~- . . i l.j'. 
1 ¡-

t-•~ 1 
ze to HS -: ., .. ·~ -~- -.e-• 

_, .. _ ·~ ~- .il 
"'" 

liJ V 
LO 

. . 

1/ l 1: . 
' o .... 

. Fig 8 Defomación ~i !eor"ida 

1 

'" 

.. 

... .. · 

r ', ' ' .. 
~ ... 

-: 

o 

• 
~l.~ .... 

E, • 1 ci ,., • st _r¡ ,, • t • 

' ' .. 
t• • * ttlce . . . 

. ' 
.... :· ,-

' . 
1 ,., .... lid ..... 

. 
•·. 

, .. ,. 
C.,• . 1" 

1 
~~~· • ,o.w .. 

;.' •• 

1 
' té·~ c.• r.,.., .... .. ht11•4. -·· -... .... .... 



0.9 _ o 3,t,A.Lt ,M 
· o 5,I,S.Lt,M 

1> 1g,lll,A.Lt,S 
0.8 • IS, 111 N.'M S 

o '5 ' 10 15 
e. ReVenimienro(cml 

1. .. 1 .. jj't . 
1.0- -

09 --- _._ 

o 3,t,A.LI,M 
o.8 "l,r.A.Lt,~- 0.8 0.3,l,A.LI~~ 0.8 

250 500 20 40 60 80 4 8 12 16 
b. Contenido $e cemento c. Porcentaje de firoi d. Contenido de aire (0/ 0 ) 

· (kg/m ) . ·por pe•o(<mollol4) 

l. 1 1.2 1.1 .--.--'-.-----, .. 
lo--

V o 1.0 

xl.t,A.LÍ ,M 

Fig 9 Factores de corrección nominales para df?fomación difPrirla y . 
contracción por secado para los parametros most1·arlos. · 
!, 111 -Tipo de cem~nto; N.Wt, S. Lt~ A.Lt - peso rlel con-
creto; M, S - curado húmedo y a vapor ( ref 3 . J . 

)' 

..• ·1 .• 

JO 

·;· .: 



~ . " ' ' 

·. 

DI SBi'O· DE ES"IR.C'Il.RAS DE <INRETO 

CONTINUA 
U. N.A. 

l'mJAS l'E'CNICAS o::M'l..e.'ENT'ARIAS PARA DlsBiDY CDo~SlR..U:IGI 
· ·DE ES1RCl\.RAS DE cxKREro · .· 

. EXI'OS lltR: 
M. EN 1 • CARLOS J • IJEN:X>ZA ESlTB8XI 

~m 1992 

Palacio de Mlnerfa Calle de Tacuba 5 primer piso Deleg. C<Jauhtémoc 06000 México, D.F. Tel.: 521-40.20 Apdo. Postal M·2285 

··,., ····· .. ' 

:' . 



·. '·' 

l. 

'.·,. ··NORMAS TECNICAS COI~PLEMENTARIAS', DDF. ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

PROPUESTA 27 de febrero, 1990 

11.3 Concreto· 

11.3.1 Materiales componentes 

La calidad y proporciones de los materiales componentes del con

creto serán tales que se logren la resistencia; rigidez y durabi- . 
' 

lidad necesarias. 

La calidad de todos.los materiales componentes del concreto debe

rá verificarse antes del inicio de 1~ obra. y también·' cuando .exis

ta sospecha de cambio en las características de los mismos o haya ,, 
cambio de las fuentes de suministro. Esta verificaci6n de cali-

dad se realizará a partir de muestras tomadas del sitio de sumi-
• J . • • 

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 verifica·ci6n podrá ad

mitir la garantía del fabricante del concreto de que los materia

les fueron ensayados en ·Un laboratorio autorizado por el Sistema 

Nacional de Acreditamiento de Laboratorios de Prueba (SINALP), y 

que cumplen con los requisitos establecidos en L4.1 y los qu.e a 

éontinuaci6n se indican; pero en este caso también pocirá ordenar 

la verificaci6n de la ·calidad de ios materiales cuando lo juzgue 

procedente. 

Los materiales pétreos, grava y arena, deberán cumplir con los.· 

requisitos de la norma NOM C-111, con las Siguientes modiÜcacio-

nes y adiciones: 

..... 



1 ,. ,. ,. 
í·' 

;· 

·~· 

.. . .. ' 

. ·. ·Ptopiedad 

Coeficiente volumétrico de. la gra

. va, m!n 

Material m4s fino que la malla 

·F 0.075, ('No. 200) .en la arena, po~ 

centajé m4x. en peso ('NOM C 084), 

Contracciónlineal de los finos 
(pasan la malla 'No .40) de la are~ · 

. na y la grava, en l~ proporción 

en qu~ éstas intervienen en el 

concreto, a pa.rtir.dei l!mite.l!-
._... . 

quido, porcentaje m4x, 

concreto 
ciase 1 

0.20 

. 15 

2 

Concreto 
clase 2'. 

.15 

·3 

En adición a la frecuencia de verificación 'estipuláda'·para·todos 

los materiales componentes al principio· de éste inciso, los requ~ 

sitos especiales precedentes deberán verificarse' cuando menos una 
·'· 

vez por mes.para el concreto clase l. 
. . .. • 

Los ·l!mi.tes ·correspondientes a estos requisitos especiales pueden 

·modificarse si el fabricante del concreto demuestra, con pruebas 

real.izadas ·en un laborat~i::io acreditado por el SI'NALP, que con· 

los·nuevos valores se obtiene concreto.que cumpla con el requisi

to de módulo de· elasticidad establecido ·en 11. 3, 4. En tal caso·, 

los nuevos l!m.ites ser4n los que se apliquen en la verificacf6n' 

de estos requisitos para los agregados· específicamente considera-. 

dos en dichas pruebas. ·, 

11.3.2 ElaboraCión del concreto 

. . ~ ·.· ·. 
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El concreto podrá ser dosificado en .una planta central Y.trans-
. ¡ . . . . 

portado a la obra en camiones revolvedores, o dosificado y mezél~ 

do en una planta· central y transportado a la obra en ·camiones ~g~ 

tadores, o bien podrá ser elaborado directamente en la obra; en 

todos los casos deberá cumplir con los requisitos de .elaboraci6n 

que aqu! se indican. 

El concreto clase 1, premezclado·o hecho en Óbra, deberoS ser ela-

borado en una planta de. dosificaci6n y mezclado de acuerdo con 

los requisitos de eiaboraci6n establecidos en la norma NOM:C-155. 

_, .· 

El concreto clase 2, si es premezclado, deberá satisfacer los :.;e.

quisitos de elaboraci6n de iamencionada n~rm~ NOM C-155. Si' es 
~ .. ~ 

hecho en obra, podrá ser dosificado en peiio o en· volumen, pero 

deberá ser mezclado en una revolvedora mecánica ya que no seper-
.,. 

mi tirá la mezcla manual de concret:·o estructural. 

11.3 •. 3 Requisitos y control del concreto fresco 

Al concreto en estado fresco, antes de su colocaci6n en las cim-

bras; se le harán pruebas para verificar que cumple con ·los requ~ 

sitos de revenimiento y peso volum~trico. Estas pruebas se reali 

zarán al concreto muestreado en obra·, con. la siguiente frecuen-

cia como mínimo: 

Prueba y 
método 

Revenimiento 
(NOM C-156) . 

Concreto clase 1 Concreto clase 2 

Una vez por cada entre- Una vez por cada entre 
ga, si es premezclado, ga, si es premezclado. 
Una vez por cada revol-.' .. Una vez.'por .cada 5 re-
tura, si es hecho en volturas, si es hecho 

obra. en obra. 

.: :·· 



.,.; 

Prueba y 
. método 

. .Peso. volumétri
co (NOM C-162) 

Conc'reto clase 1 

una vez por cada d!a 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
da 40m3 • 

El revenimiento ser.! el m!nimo requerido para que el concreto fl1;!, 

ya a través.de las barras de refuerzo y para que pueda bombearse 

en su·caso, as! como para lograr un aspegto satisfactorio. El 

·revenimiento nominal de los concretos no será mayor de,l2 cm. Pa. 

ra permitir la colocación del concreto en condiciones difíciles¡ 

o para que pueda ser bombeado, se autoriza aumentar el revenimie~ 

to nominal hasta un máximo de 18 cm, mediante el uso de aditivo 

superfluidif1cante, de manera que no se incremente el contenido 

unitario de agua1 en tal caso, la verificación del revenimiento 

se realizará eri la obra antes y despufs de i~corporar eÍ·aditivo 

· superfluidificante, comparando con los valores nominales de .12.Y 

18 cm respectivamente; las demás propiedades, incluyendo las del 

.. concret.o endurecido, se determinarán en muestras que ya incluyan. 
: ,• '. 

i; 

dicho aditivo,. 

·El.Corresponsable·en Seguridad Estructural, o el Director de 

Obra cuando no se requiera Corresponsable, podrá au.torizar .la in-' 

corporación del aditivo superfluidificante en. la planta de pre-

·mezclado para cumplir co·n revenimientos nominales mayores de 

.. 12 cm. 

Si ·el .. concreto es premezclado y se surte con ·un revenimi~to 
.~ . 

¡ 

.. 
"' 1 

• 
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nominal mayor de 12 cm, deberá ser entregado con un comprobante 

de incorporaci6n 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 tambi4n se aplican a los valores nominales 

máximos de 12 y 18 cm, 

' 

Para que el concreto cumpla con el requisito de peso volumétrico 

en estado fresco, su valor determinado deberá ser mayor de 
. ' 3 

2200 kgjm3 para el concreto clase 1, y no menor de 1900 kg/m 

para el concreto clase 2. 

11.3.4 Requisitos-y control del concreto endurecido 

La calidad del concreto endurecido se verificará. mediante pruebas 

de resistencia a compresi6n en ·cilindros elaborados, . cu·rado 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

ciil especificada a 14 dfas, las pruebas' anteriores se· efectuarán 
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a esta edad;·de lo contrario, las .pruebas deberán efectuarse. a. 

los 28 d!as de edad. 

Para verificar la resistencia a compresidn de concreto de las mis 

mas caracter~sticas y nivel de resistencia, se tomará.como m!nimo· 

una muestra por cada d!a de colado, pero al menos una por cada 

cuarenta metros cdbicos; sin embargol si el concreto se emplea 

para el colado de columnas, se tomará por lo menos una muestra 

por cada diez metr~s cdbicos. De cada muestra se elaborarán y 

ensayarán al menos dos cilindros' se entenderá por resistencia 
•· 

de ·una muestra el promedio de las resistimci·as 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 

· tra da una resistencia inferior a f~- 35 kq/cm2 , y, además, si 

los promedios. de resistencia de todos los conjuntos de tres mues

: tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo d!a de colado, no 

son menores que f~. 

Para el concreto clase 2, se admitirá que la resistencia del con

creto cumple con la resistencia especificada, f~, si ninguna mues 

tra da una resistencia inferior a f~- 50 kg/cm2 , y, además, si 

los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mü~s

tras consecutivas, pertenecientes· o no al mismo d!a de colado,· .. no 

'son menores que f 1 
- 17 kg/cm2 • e 

Si sdlo se cuenta con dos muestras, el promedio·de las resisten

cias de ambas no será inferior a f 1 
- 13 kg/cni2 para ·concreto · e 

. , .. , 
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. . 2 . 
clase 1, ni a. f~·: .- 2.8 kg/cm para c. la se .2, además de cumplir con 

·el respectivo requisito concerniente a las muestras tomadas una 

:por una. 

Cuando el concreto no cumpla con el requisito de resistencia, el 

Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Direc.tor de Obra 

cuando no se requiera corresponsáble, tomará las medidas conduce~ 

tes a garantizar la seguridad.de·la estructura. Estas medidas es 

tarAn basadas· principalmente en el buen cri.terio de los responsa

bles mencionados¡·como factores de juicio deben considerar!le, en

tre otros, el tipo de elemento en que no se alcanz6 el. nivel de 

resistencia especificado, el monto del dt1ficit de resistencia y. 

el nllmero de muestras o grupos de elias 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· representada por los cilindros que no cum 

·plieron. ·Se probarán tres corazones por cada incumplimiento eón 

la calidad especificada. La humedad de los corazones al probarse 

debe ser representativa de la que tenga la estructura en condicio-

nes de servicio. 

El concreto representado por los corazones se considerará adecua-· 

do si el promedio de las·resistencias de los .tres corazones ~s 
;.... . : !. : ... ; ;,·· ·~, . 

mayor o iguill que· 0.8 f~ y .. si la résilitencia:de·ningdn coraz6n'.es · 
:· .. ¿ :J 

·· .. 



menor que 0.7 f~. ·Para comprobar que los espec!menes. se extraje

ron y ensayaron correctamente, se permite probar nuevos corazones 

de las. zonas representadas por aquellos C!Ue hayan dado resisten

ias erráticas.·· Si la resistencia de los corazones ensayados no 

cumple con el criterio de aceptaci6n que sé ha descrito, el res-

pensable en cuesti6n ~uevamente debe decidir a su juicio y respo!!_ 

sabilidad las.medidas que han de tomarse. Puede optar por refor

zar la·estructura hasta loqrar la resistencia necesaria, o recu

rrir a realizar pruebas.de carqa (art!culos 239 y·240 del Regla-

mentol 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

cer4n·de comdn acuerdo entre el fabricante y el consumidor las 

responsabilidades del .fabricante en caso de que él concreto no 

cumpla con el requisito de resistencia, 

El- concreto .debe cumplir además eón el requisito de m6dulo de 

elasticidad especificado a continuaci6n*: 

Módulo de elasticidad 
a. 28 d!as de edad, 
kg/cm 2

, m!n, 

Una muestra 
·cuaiquiera 

además, promedio 
de todos los con 
juntos de dos -
muestras consecu 
ti vas 

·Clase ·1' 

1250017' 
e 

13200/fi 
.e 

Clase 2 

7000/Ti' .... e 

7400/fT" 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 verificaci6n anterior, se tomará una· muestra· por cada. 

lOO metros e~lbicos, o fracci6n, de. concreto, pero no menos de dos 

en una cierta obra. De cada muestra se fabricarán y ensayarán ai 

menos tres espec!menes. se considerará como m6dulo de elastici

dad de uná muestra, el promedio de los m6dulos de los espec!menes 

elaborados con ella. 

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cuando no se requiera Corresponsable, no estar& obligado a exigJr 

la vcrificaci6n del m6dulo de elasticidad, sin embargo, si a su 

criterio las condiciones de la obra lo justifican, podrá requerir 

su verificaci6n, o la garant!a escrita del fabricante de que el 

concreto cumple con él. Cuando proceda,la verificaciÓn se reali-
~ L . 

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 

com~ra ya elaborado, en el contrato de compraventa se establece-

rán de común acuerdo entre el fabricante y el consumidor las res

ponsabilidades del fabricante por incumpiimiento del requisito 

antedicho. 
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l. UN ENSAYE DC RESISTENCIA ESTÁ REPRESENTADO POR DOS CILINDROS 

COMPAREROS ESTÁNDAR 

2, lOMAR UNA ~\UESTRA DE CADA 25 RE VOL TURASj PARA 

CLADO, UNA MUESTRA POR CADA Íti M3
, MfNIMO, 

DIA Y POR CLASE DE CONCRETO 

CONCRETO PREMEZ

LINA MUESTRA POR 

3. AL T~RMINO DE LA CONSTRUCCIÓN SE DEBE TENER UN MfNIMO DE 30 

RESULTADOS REPRESENlATIVOS DE RESISTENCIA A 28 DIAS DE CDA!l 

. 4, DURANTE LOS TRES PRIMEROS. DIAS DE COLADO, FABRICAR CUATRO CI

LINDROS ESTÁNDAR PARA ENSAYAR DOS A 7 DÍAS Y DOS A 28 DÍAS 

5, PODRÁN FABRICARSE CILINDROS ADICIONALES PARA CURARLOS EN LAS 

MISMAS CONDICIONES DE LA ESTRUCTURA Y ENSAYARLOS A EDADES SU

CESIVAS HASTA ALCANZAR LA RESISTENCIA A QUE CONVENGA DESCIM

BRAR 

6. ANTES DE COMENZAR LA OBRA, ENSAYAR MEZCLAS DE PRUEBA (3) CON 

EL PROPORC I ONAJ'¡I ENTO SELECC 1 O NADO, A F 1 N DE COMPROBAR LAS RE

SISTENCIAS A t Y 28 D!AS EN CLimlCIOI~ES DE TRABAJO 

7. l.As RESISTENCIAS A 7 DÍAS DURANTE LA CONSTRUCCIÓN DEBEN COM

PARARSE CON LA PROBABLE A ESA MISMA EDAD, Si EL PROMEDIO DE 

TRES ENSAYES CONSECUTIVOS ES JijFERIOR AL 75 PGR CIENTO DE LA 

RESISTENCIA PROBABLE, REVISE TODO EL PROCESO DE FABRICACIÓN 

8, CUANDO SE OGTENGAN RESULTADOS DE 30 ENSAYES CONSECUTIVOS DE 

HlSlSlEilClA A 28 DÍAS DE EDAD, SE DEBFN ANA1 .. 17AR l~TAD!STlCA-

I"¡EJnE, 

1 



PLAN· DE ~1UESI REO PARA VeRIFICAR RESISTENCIAS 

A) SE DEFINE LA RESISTENCIA PROMEDIO REQUERIDA; FCR 

B) SE DETERMINA EL PROPORCIONAMIENTO ADECUADO PARA OBTENER ESA 

RESISTENCIA PROMEDIO REQUERIDA 

C) SE CORRIGEN LAS CANTIDADES DE AGREGADOS POR CONCEPTO DE 

LOS DEFECTOS DE CLASIFICACIÓN 

D) SE ESTABLECEN LAS CANTIDADES DE MATERIALES QUE DEBEN DOSI

FICARSE PARA PRODUCIR CADA REVOLTURA, EN FUNCIÓN DE LA CA-
-

PACIDAD REAL DE LA MEZCLADORA DISPONIBLE 

E) SE MUESTREA EL CONCRETO FRESCO PARA DETERMINARLE REVENI-
.. 

MIENTO, CON UNA FRECUENCIA MÍNIMA DE 1 EN 5 

F) SE APLICA EL SIGUIENTE PLAN DE MUESTREO Y ENSAYE PARA VE

RIFICAR RESISTENCIA 



TABLA 2.1.- PRINCIPALES FUENTES DE VARIACION EN LA RESISTENCIA 

Veriaciones Pn lot propicdodlll 
del conctt! to 

, Cambio\ t•n ·In wl;¡,· ión 

lllluaht•tnrnto. 
Oclidcnlf'l contwl de 11yuo 
Excesiva variación de humedad 

en e~ agrcgildo 
Rctemplado 

Variaciones en el requerimiento · 
de egue: 
Granulomotria del agregado, 

ebsorcibn. forma de la particula 
Propiedades dul cemento v 

del editivo 
Contenido de aire 
Tiempo de entrega ·v temperatura 

Variar.iones t'n las caractcristicos y 
prop01cioncs de los i~grodicntes: 
Agr~ados 

Cmncntu 
Pu7ol~ttiiiS 

AIJihVOI 

Vurixiont!S C!ll la tr;,msponm:ión, la 
colocar.i6n y la cOnlp,JC!a(:i6rt 

VariDCioncs en 1.a temperatura y en 
el curOOo 

Oiacnvancics en los ""'tottos 
do prueba 

PrCKt.Oimh!tllll'· incnrrt~llt•' ,.,, t•l mtu•',ft•···, 

Varieclonos debidas a técnicas de 
fabdcaclón 

Manojo y cura:to de cilindros recién 
fabricados 

Moldes de calidad deficiente 

Cambios en el curado: 
Variaclon~ en la temperatura 
Hume.di!d var íohle 
Rotraitls en el ec:Nroo dft los 

cilindros 11 laboratorio 

Oclicicntcs prorl"'1imif'Piu., lffl prur.bi\· 

Cabeceado dr. los cilinctros 
Pruebas de compresión 

TABLA 3.5.- NORMAS .PARA EL CONTROL DEL CONCRETO 

V• i.adón total 

Ocwiac;ón estjnd• para diferentes normas de control k~./c-nl 
Clase~ operacion 

exc:elen&e . fftiY buena buena aceptable pobre 

Pr~ebas de conuol por debajo de de de oobre 
en el campo de25 25a35 36 a40 40o50 50 

Mezclas de prueba por debajo de de de sobre 
de laboratorio de15 15 a 17 17.20 20e25 25 

Var18ci6n en las pruebas 

1 
• 

Coeficiente de variación p•e diferentes normas de control, en porcentaj~ 

Cla58 de operectón 

exi:elent~ muy bueno bueno aceptable pobre 

Pruebas de control po~ debajo de J de 4 de 5 <JJr illa 

en el campo de J n4 e5 e6 de r, 

Mczci.Js do pruP.ba _pcir debajo de 2 do 3 de 4 a11iba 

de laboratorio de 2 e3 e4 a5 . de 5 
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., 
1 TABLA 4.1.- VALORES DE t 

Poreentljet dr prueb11 Pr obabiUdldts de Que 
que c•n dentro de caiQan por debljo 
los lfmites X i t t:T del l(mlte Inferior 

40 3 en 10 0.52 
50 2.5 en 10 o 67 
60 2 en ,a 0.84 
68.27 1 en 6.3 1.00 
70 1.5 en 10 1.().1 
00 1 en 10 1 2fl 
90 1 en 20 1.61.> 

95 1 en 40 1.9G 
9545 1 en 44 200 
98 1 en 100 2.33 
99 1 en 200 2.56 
99.73 1 en 741 3.00 

.. 

• 



ANAliSIS DE: LOS RESUL TAOOS DE RESISTENCIA 

3.4.1. l'ariacicill inltcrt'll/C a lo prueba. La v:ui:ll'iúu en la Tl'!oi!oll'lll'i;•· dt.:l 
I.'UIICil'lo I.Jcnlro I.Jc: una prucb:t única st· obtit'uc cakul;mdo la vari;ldt"llt tk 1111 

frlljltl tJc ciJini.Jro~ c(;¡horatJOS tic UJI;J Jl1U('5(fi.l de l"OIIl"rC'IO fumad;¡ dt: tilla ll_ll'ldil 

dctcrmiumla. Es ra7tHI~hlc: suponer que una mcJ.l"f;, llc pruch;.¡ lil' connclo l'S 

htH110¡!énea y que cuah1uicr· variación entre llos ciliudws compiliicws, chihur:ldo!o 
dt· una _murstr;~ dl'tcrminml;~ es ocasionada por h1s v;nial"ioncs en la faht it.:':~ciún. 
el curildo y la Jl' ueba. 

TABLA 3.4.1.- FACTORES· PARA CALCULAR LA DESVIACION 
EHANDAR INHERENTE A LA PRUEBA• 

NUmero de ciluldtos d2 1/d2 

2 1 12U OtHm~ 

3 1 mu o ~;o o 1 
4 1.059 O o1B!;"o7 
~ 2 37r. Ot120:1 
G 2.!)3<1 u : .. HJt1(j 
7 2.704 0.3G91l 
8 '2.847 o 3512 
9 2.970 0.33G7 

10 3.070 o 3249 

Tontada eh· lo Tabla 62 dl!l Monual on Qu¡Jiily Control of Matcrials IM~nual solon! 
P.l control de calktad de los materiales) de la ASTM. Referencia 4. 

No ohst;mtc, una imka nlczd¡¡ dr pruebo• de concreto no pruptHl'Íuna lo~ 
llatos suficie1~tes p~n:1·l'l :udlisis estadístin1 y se rt•quicrcn dlindros n1111pai1t'ros 
tic, por lo menos. dio mucslms tic conctclo a fin de cst;¡hlcn•r valores confi:thll'5 
p:u a R. La desviación estándar dl·ntro de la prucha y el cocfic.icn1c U" varial"iún 
pueden calcularse convL·nient"nll'n1L' cumo si1!uc: 

ni - R. 
"2 

(3-4) 

"J 
\' 

1 x X 10{1 

dondl' 

O 1 •· dt·sriaL"it'1Jt l'q;'1ndar Ucntrn de la prlll'ila 
1/c/2 un;, constante dependiente llc la .cotttlid:td dt· rilindrP!o p11111lL'dÍtl 

para producir una prueba (Tabla 3.4. l.) 

= 
= 
= 

intervalo promedio dentro de grupos !.le cilimlros com1~ancros 

coeficiente de variación dentro de la prueba 

resistencia promedio 

23 

j 

·' 

¡i 

• '• .¡" 
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TAOLA 1.1 COt::FJClENTE DE VARIACIO" Y GHI\00 DE UNIFORMIDAD QUE PUEDf" u;PERI\RSf 

EN EL COI,CRETO, BAJO DIFERENTES CONDICIONES DE PROOUCCION 

Coeficiente de Calificaci6n del Condiciones frecuentes 
veriaci6n de grado de uniformidad en que se .. obtiene , pera 

las resistencias, del concreto concrete hecho en obro 
en porcenta.ie 

0-5 Excelente Condiciones de laboratorio 

. 

5-1D Muy bueno Preciso control .de les meteriales 
y dosificaciones por pese 

10-15 Bueno Buen control de lcs.meterieles y 
dosificecionaa por pese 

, . 

15-20 Mediano AlgOn control de les meterieles y 
dosificaciones por peso 

. 

20-25 Me lo Algún control de les materiales y 
dosificaciones por volumen 

>25 Muy malo "ingún control de los materiales y 
dosificaciones por volumen 

. . 

···~ 



300 

250 

150 

• 

Cario para tnurbas ind•vidui111'!. d.- r~i!tr>IJCi~ 

Rr.~istnncl3requtuicta:: l'c • 10 

1 
Rc,istoncio r.svocil •cado, 1 ·e- J 

, 
, PrOrTJr.diC'I rl .. dClS cilindro5 , 

• 

• 
"2.------~----------------------------------------------------------------------~ ~ Prornt:dio vorinblc poro la resistr.ncis 

"ij 
a; 300 

Promedio variable para et interv;Jio. 

Corln punto r.s 111 rrSistrnti<l rrn
nu~io dr C'inco9rupn\ dr.t•rur.b;"J~ 

---------------------- ,-""'..-
lntcrvall') promnJio flllr<a dos cilindro!\= .05611 fcr ~ Cadñ punto,..; el promP.dio 
lntr.rvu1o pronwdio paril tres cilindros:.: .0046 fcr dr. d~t int•·"~.,t .. , 

4 8 12 . 16 20 24 28 32 36 40 44 48 

Fig. 4.4.- Clftll de tontrul de c.lü/IKI pare el COIICreto 

• 

S 
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Frecuencia con que ocurren resultados en codo 
intervalo de lo escalo de resistencias 

Fig 1.4. Distribución de frecuencias de resultados de resistencia en un confunto 
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CAPITULO 2 
Características 
generales del 
concreto y del acero 

2.1 1Dtroducci6D./ 2.2 Catacteríaticu O.fuerzo· 
deformacl6a del concreto limpie./ 2.3 Efecto• 
del tiempo eD el coDCroto tDdurecldo./ 2.4 Fad· 
ga./ 2;& M6duloo olútlcoa./ 2.6 DdormadoDtl 
por cambio• de temperatura./ 2. 7 Al¡uDU ca· 
ncterí1tlcu de lo1 acero• de refuerzo. 

2.1 Introducción 

El concreto es un maferial pétreo, artificial, 
obtenido de la mezcla, en proporciones deter
minadas, de cemento, agregados y agua. El ce
mento y el agua forman una pasta que rodea 
a los agyegados, constituyendo un material he
terogéneo. Algunas veces se añaden ciertas sus
tancias, llamadas aditivos o adicionantes, que 
mejoran· o modifican algunas propiedades del 
concreto. 

El concreto simple, sin refuerzo, es resisten· 
te a la compresión, pero es débil en tensión, lo 
que limita su aplicabilidad como material es
tructural. Para resistir iensiones, se emplea re· 
fuerzo de acero, generalmente en forma deba-

. rras, colocado en las zonas donde se. prevé que 
se desarrollarán tensiones bajo las acciones de 
servicio. El'acero restringe el desarrollo de las 
gdetas originadas por la poca resistencia a la 
tensión del concreto. 

El uso del refuerzo no está limitado a la 
finalidad anterior. También se emplea en zo
nas de compresión para aumentar la resistencia 
del elemento reforzado, para reducir las defor
maciones debidas a cargas de larga duración y 
para proporcionar confinamiento lateral al con-

creta, lo que indirectamente aumenta su re1is- · 
· tencia a la compresión. 

La combinación de concreto simple con re
fuerzo constituye lo que se llama contr~to 
reforzado. 

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

Para dimensionar estructuras de concreto re·' 
forzado es necesarioutilizarmétodosquepermi
tan combinar él concreto simple y el acero, de· 
tal manera que se aprovechen en forma racio
nal y económica las_.características especiales 
de cada uno de ellos. Esto implica el conoci· 
miento de estas características; en las páginas 
siguientes se describirán algunas de las más im· 
portantes. 

29 

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

2.2 CaracterísticaJ esfuerzo-deformación 
del concreto simple 

Se ha indicado que el objeto principal del es
tudio del comportamiento del concreto es la 
obtención de las relaciones acción-respuesta 
del material, bajo la gama total de solicitaciones 
a que puede quedar sujeto. Estas características 
acción-respuesta pueden describirse claramente 
mediante curvas <;5fuerzo-deformación de .Spe
címenes ensayados bajo distintas condiciones. 
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En este caso, el esfuerw es comúnmente una 
medida de la acción ejercida en d espécimen, y 
la deformación, una medida de la respuesta. Sin 
embargo, debe tenerse en cuenta que en algu· 
nos casos, como por ejemplo en asentamientos 

· y contracciones. esta relación se invierte; es 
decir, las solicitaciones quedan medidas por 
la deformación y la respuesta está representa· 
da por los esfuerzos respectivos. 

Para conocer el comportamiento del concre· 
to simple es necesario determinar las curvas es· 
fuerzo-deformación correspondientes a los 
distintos tipos de acciones a que puede estar 
sometido. En el caso más general sería necesa
rio analizar todas las combinaciones de accio· 
nes a que puede estar sujeto un elem~nto. Hasta 
la fecha, sólo. s~ han establecido las relaciones 

· esfuerZ<Hieformación para · las combinacio· 
nes más comunc:s. Así, se han hecho estudios 
sobre el comportamiento del concreto sujeto 
a estados uniaxiales de compresión y tensión, a 
estados biaxiales de compresión y tensión, y 
a estados triaxiales de compresiór.. 

2.2.1 Modos de falla y caracter.Sticas 
esfuerzo-deformación bajo 
compresión axial 

MODOS DE FALLA 

La figura 2.1 muestra un cilindro de concre· 
to simple ensayado en compresión axial. En 
cilindros con relación de lado a diámetro igual 
a do!ll, comn r~ 'l"e se muestra en la flguÍ'a, la 
falla suele presentarse a través de planos inclina· 
dos respecto a la dirección de la carga. Esta 
ir.clinación es debida principalmente a la res· 
tricción que ofrecen las placas de apoyo de la 
m<Íquina contra movimientos laterales. Si se 
engrasan los extremos del cilindro para rcdur.ir 
las fricciones, o si el espécim"n es m<Ís csbcl· 
to. las grietas que se producen son aproxima· 
damentc paralelas a la dirección <le aplicación 
de la carga. Al comprimir un prisma de e<mcrc· 
to en estas cnndiciuncs, se desarrollan grietás 
en el sentido paralelo al de la compresión, por· 
que d concreto se cxpancle transversalmente.· 

Figura 2.1 Falla en compre~lón de un cilindro de con· 
e reto. 

Las grietas se presentan de ordinario en la pasta 
y muy frecuentemente entre el agregado y la 
pasta. En algunos casos tambi¿n se llega a frac· 
turar el agregado. Este microagrietamiento es 
irreversible y se desarrolla a medida que au
menta la carga, hasta que se produce el colapso. 

CURVAS ESFUERZO-DEFORMACIÓN 

Las curvas esfuerzo-defonnación se obtienen 
del ensaye de prismas sujetos a carga axial re· 
partida uniformemente en la sección transver
~al mediante una pla<:a rígida. Loa valores del 
c~fuer'to resultan de dividir la carga total apli· 
cada, P. entre el área de la sección transversal 
del prisma, A, y representan valores promedio 
obtenidos bajo la hipótesis de que la distri· 
bución de deformaciones es uniforme y de que 
las características esfuerzo-deformación del 
concreto son constantes en toda la masa. El 
valor de la deformación unitaria, e,, .es la re· 
!ación entre el acortamiento total, a, y la Ion· 
gitud de medición,~ (figura 2.2). 

Puesto que el concreto es un material hete· 
ro¡¡énco, lo anterior es una idealización del fe· 



nómeno. Según la distribución de la pasta y del 
agregado en la masa, Jos esfuerzos, considera
dos como la carga soportada en un área diferen
cial, variarán de un punto a otro de una misma 
sección. Sin embargo, esta -variación no es sig
nificativa desde el punto de vista del diseño 
estructural. 

CURVA TÍPICA BAJO CARGA DE CORTA DURACIÓN 

La cur.a que se presenta en la figura 2.2 co
rresponde a un ensaye efectuado en un tiempo 
relativamente corto, del orden de uno! cuan
tos minutos desde la iniciación hasta el colapso. 
Se puede apreciar que el concreto no es un 
material elástico y que la parte inicial de estas 
curvas no es rigurosamente recta. Sin embargo, 
sin gran error puede considerarse una porción 
recta hasta aproximadamente el 40 por ciento 

. de la carga máxima. Se observa, además, que 
la curva llega a un máximo y después tiene una 
rama descendente. El colapso se produce co
múnmente a una carga menor que la máxima. 

En el ensaye de prismas o cilindros de con
creto simple, la carga máxima se alcanza a una 
deformación unitaria del orden de 0.002, si la 
longitud <le medición es del mismo orden de 
magnitud que el lado del espécimen. El colap•o 
del prisma, que corresponde al extremo de la 
rama descendente, se presenta en ensayes de 
corta duración a deformaciones que varían en
tre 0.003 y 0.007, según ·las condiciones del 
espécimen y de la máquina de ~nsaye. 
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EfECTO DE LA EDAD 

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

La figura 2. 3 muestra curvas esfuerzo-defor
mación de cilindros de 15 X 30 cm, fabricados 
de un mismo concreto y ensayados a distintas 
edades. Todos Jos cilindros fueron curados en 
las mismas condiciones hasta el día del ensaye. 
Las curvas se obtuvieron aplicando incremen
tos de deformación constantes. Se determinan 
así ramas descendentes más extendidas que las 
obtenidas comúnmente bajo incrementos cons
tantes de carga. Se puede observar que la de
formación unitaria para la carga· máxima, es 
del orden de 0.0015 a 0.0020. 

El aumento de resistencia con la edad depen
de también del tipo de cemento, sobre todo a 
edades tempranas. La figura 2.4 muestra el au
mento de resistencia con la edad para cilindros 
de 15 X 30 cm, hechos con cemento normal 
(tipo 1), y de alta resistencia inicial (tipo Jll), 
que son Jos dos tipos más empleados en estruc
turas de concreto rcfonado. Después de Jos 
primeros treS meses, el aumento en resistencia 
es relativamente pequeño. 

p 

•/reatA 

Acortamiento • 

=+= ¡=·-r-r-
1 2 

p figura 2.2 Curva esfucno-ddonna· 
ción en compresión axial de un es· 
pécimcn JUjcto a carga de corta 
duración. 
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Fl¡ura 2.5 Efecto de la edad almoayar o 
· en la resistencia. 

EFECTO DE LA RELACIÓN AGUA/CEMENTO 

La resistencia del concreto depende de la 
relación agua/cemento: a mayor relación 
agua/cemento, menor resistencia. En la figura 
2.5 se presentan curvas esfuerzo-deformación, 
correspondientes a distintas relaciones. 

Puede observarse en las figuras 2. 3 y 2. 5 que 
la forma de la curva esfuerzo-deformación de· 
pende de la resistencia. Para resistencias bajas,la 
pendiente de la ramá descendente es muy suave. 
Para resistencias altas,la curva es muy pronun· 
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ciada en au parte superior, y la rarnadcscenden te 
es más corta. También se nota que la pendien
te de la tangente inicial a la curva aumenta a 
medida que crece la· resistencia. 

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE CARGA 

La figura 2. 6 muestra resultados de ensayes 
de cilindros realizados a distintas velocidades de 
carga. En este tipo de ensayes se aplicó la car
ga a una velocidad constante y se midió el tiem
po necesario para alcanzar la resistencia. 

21 28 
Edld d•l concr•to '" d(• 

Figura 2.4 Variación de la re•i•tencia con la edad. 
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a que las características de las máquinas de en·· 
saye hacen que el colapso ocurra súbitamente, 
una vez que se alcanza la carga máxima." 

En la figura se muestra que las pendientfs 
de las tangentes iniciales a las curvas crecen al 
aumentar la velocidad No es posible rletermi· 
nar en todos los casos la rama descrnrlente. Al 
igual que en otros tipos de ensaye, las deforma· 
ciónes correspondientes a las cargas máxim~. 
son del orden de O. 002. 

e., EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMACIÓN 

Figura 2.s· Efecto de la relación agua/rement~. 

Se puede observar que la resistencia de un 
cilindro en el que la carga máxima se alcanza 

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

En .ensayes a velocidad de carga constante, 
las ramas descendentes de las curvas esfuerzo
deformación no son muy extendidas, debido 

1.5 

Tiempo para alcanzar 
el mbimo esfuerzo 

• 0.04 ng 

Figura 2.6 Efe1.:10 dr la vclocidi.ld dt' carga 
( llatano [ 2 .4]). 

La figura 2. 7 muestra curvas obtenidas ensa
yando cilindros a distintas velocidades de de
formación, desde una miltsima de deformación 
unitaria por minuto, hasta una· milésima por 
cien días. En es ti{ figura, /e(o.oo•) representa la 
resistencia obtenida cuando la velocidad de de
formación unitaria en el ensaye es de 0.001 p.ir 
minuto. Como puede apreciarse, esta variabÍe 
tiene un efecto notable sobre las canicterístiCas 
de la curva esfuerzo-deformación, espc~ial- . 
mente sobre la carga máxima. Si la velocidad 
de deformación es muy grande, la rama descen
dente es brusca, en tanto que si la deformación 
se aplica lentamente, la rama descendente es 
bastante suave. La deformación unitaria co
rrespondiente a la carga máxima sigue siendo. 
del orden rle 0.002. Puede observarse que la 
resistencia disminuye muy poco con incremen· 
t"' importantes en la duración del ensaye. · 

f(; 

Figura 2.7 Efecto de la vcloddad de deformación 
(Rüsrh [2.5]). 
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figura 2.8 Efecto de la relación de esbeltez. 

EFECTO DE LA ESBELTEZ Y DEL TAMARO DEL 

ESPÉCIMEN 

8 

. El decto de la relación de esbeltez sobre la 
resistencia a la compresión de un prisma se · 
muestra de manera cualitativa en la figura 2.8, · 
en la que arbitrariamente se ha tomado como 
100 por ciento la resistencia de un espécimen 
con relación de esbeltez 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, hasta llegar al 85 por ciento, aproxi· 
madamente, para esbelteces de seis o más. Por 
el contrario, para especímenes de esbelteces 
menores que dos, la resistencia aumenta inde· 
finidamc;1te, y en teoría sería infinita para un 
espécimen de altura nula. 

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

gura 2.9 muestra el efecto del tamaño de un 
cilindro en su resistencia a la compresión. 

2.2 .2 Compr~si6n triaxial 

Los ensayes efectuados en cilindros de con· 
creta bajo compresión triaxial muestrán que 
la resistencia y la deformación unitaria corres· 
pendiente crecen al aumentar la presión lateral 
de confinamiento. En estos ensayes, el estado 
triaxial de esfuerzos se crea rodeando el espéci· 
men de aceite a cierta presión y aplicando una 
carga axial hasta la falla mediante dispositivos 
como el ilustrado esquemáticamente en la fi. 
gura 2.10 (a). 

En la figura 2.1 O (b) se presentan curvas es· 
fuerzo-deformación obtenidas. de los ensayes 
realizados por Brandtzaeg [2.6). Corresponden 
a distintas presiones de confinamiento lateral, 
desde 38 hasta 286 kg/cm2 • Se puede observar 
que el incremento de la resistencia es función 
direeta del incremento de la presión de confi. 
namiento. Con presiones de confinamiento ade· 
cuadas pueden obtenerae resistencias de mú 
de 1000 kg/cm2 • . • · 

El efecto de la presión lateral sobre la resis· 
tencia se ilustra en la figura 2.10 (e), donde se 
presenta una gráfica del esfuerzo axial, [ 1 , ne· 
cesarlo para producir la falla del cilindro, contra 
la presión lateral, [ 2 • Los resultados obtenidaS 
de los ensayes pueden representarse, aproxi.,:.a. 
damente, por medio de la expresión 
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70 
o 1 

,, = t: + 4.1 [2 (2.1) 

cilindros con relación d111belt1Z iguel ,; dos 
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Flgun 2.9 Efecto del. tunu\o. 
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Figura 2.10 Compresibn triaxial (Brandtzaeg [2.5)). · 

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

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

2.2.3 Tensión 

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

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

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

En 1948, Lobo Carneiro [2. 7] en Brasil y, 
casi simultáneamente Akazawa [2.8) en japón, 
idearon un procedimiento de ensaye indirecto 
en tensión, que se conoce como el ensaye bra· 
sileño. En esencia consiste en someter ·un cilin· 

· dro a compresión lineal diametral, como se 
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• 
Figura 2.1 f Curva esfuer1.o-ddonnaci6n en tensión uniaxial. 

muestra en la figura 2.12 (a). La carga se aplica 
a través de un material relativamente suave, 
como triplay o corcho. Si el material fuera per
fectafn:ente elástico, se oribrinarían esfuerzos 
de tensión uniformemente distribuidos en la 
mayor parte del plano diametral de carga, co
mo se muestra en la figura 2 .. 12 (b). 

La resistencia en tcnsitm se calcula con la 
fórmula: 

(2.2) 

deducida d~ la teoría de la elasticidad. (Véase, 
por ejemplo, la referencia 2.9.) 

En la expresión (2.2): 

P =carga máxima 
ti= diámetro del espécimen 
1 =longitud del espécimen 

En realidad, el concreto no es elástico y, ade
más, la resistencia en tensión que se mide no 
es la .resistencia en tensión uniaXial como la 
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que se obtendría en el ensaye l~lostrado 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 n1cdio de un ensaYe fácil 
y rcproducible.por muchos operadores en dis· 
tintas regiones. Esto se lob'Ta satisfartoriamt·n· 
te con el ensaye brasileño. 

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

válida para 

150 kg/cm2 "-f'c "- 4so kgfcm 2 

donde 

(! ) = resistencia en ten.sión del en· 
tb máx 

saye brasileño 

f', = resistencia. a la comprcs10n 
simple de un cilindro de ... 
15X30cm. 

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 0.1 O 
l. mientras que para valores altos disminuye 

e ' a 0.07 f,. 
El conocimiento de la resistencia a la tensión 

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

2.2 .4 Flexión 

Para algunas aplicaciones, tales como pavi· 
mentos de concreto, es ~ecesario Con1>cer 
aproximadamente la resistencia a la flexión 
del concreto simple. Esta se determina frecuen
temente ensayando un prisma de concreto li-

· brcn1cntc apoyado, sujeto a una o dos cargas 
concentradas. La falla es brusca, con una gric· 
ta única que fractura el espécimen. 

El esfuerzo teórico de tensión en la fibra 
inferior correspondiente a la rotura se calcula 
mediante la expresión 

f. = Me 
, 1 (2.4) 

en la que f, es el módulo de rotura, M e• el 
momento flcxionante correspondiente a la 
carga máxima aplicada, e es el medio peralte, 
e 1 es el momento de it¡ercia de la sección trans
versal del prisma. 

Al aplicar la expresión (2.4) se supone que 
el concreto es elástico hasta la rptura, hip?>te
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 deformaciones 
es difícil de realizar, no existen muchos datos 
experimentales sobre las características esfuer
zo-deformación de prismas sujetos a flexión 
simple. 

El módulo de rotura como medida de la resis· 
tencia a la tensión" tiene varias desventajas. La 
principal es que el punto de tensión máxima 
se presenta en la superficie externa del espé
cimen, que está sujeta en forma impOrtan· 
te a esfuerzos de contracción originados por 
cambios en el ambiente. Por esta razón,la dis
persión de datos de ensayes de móduiÓ de ~o
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 rn compr~
siim. Es difícil establecer relaciones generales 
entre los valores de!, y r;. ya que la relación 
depende del tipo de concreto. . 
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2, 2. 5 Otras .condiciones de esfuerzos 

La determinación de la resistencia del con· 
creto simple a un estado de esfuerzo cortante 
puro no· tiene mucha importancia práctica, por
que dicho estado implica siempre la presencia 
de tensiones principales de la misma magnitud 
que el esfuerzo cortante, las cuaies originan la 
falla cuando el elemento podría aún soportar 
esfuerzos cortantes mayores. Algunos procedi
mientos 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 simple sujetando especímenes de diversos 
tipos a otras combinaciones de esfuerzos. Entre 
éstos cabe mencionar los ensayes efectuados 
por McHenry (2.10), utilizando cilindros 
huecos sujetos a una presión interior y a una 
carga· axial longitudinal, en los que se provoca 
un estado combinado de esfuerzos de tensión 
y compresión; los llevados a cabo por Bresler 
[2.11), sometiendo ciÍindros a combinaciones 
de esfuerzos de torsión y compresión axial, y 
los de Kupfer, Hilsdorf y Rüsch (2.12) en pla
cas y prismas cargados a través de dispositivos 
especiales, para evitar alteraciones de los es
tados de esfuerzos estudiados. 

2.2.6 Criten'o de falla 

A pesar de los estudios que se han realizado 
no se tiene todavía una teoría de falla sencilla 
y que permita predecir con precisión acepta
ble la resistencia del concreto simple. Se ha 
intentado hacer adaptaciones, entre otras, de 
las teorías de Mohr, de Coulomb, de esfuer
zo• cortantes y de deformaciones limitativas. 
K. Newman y J. Newman han utilizado con bue
nos resultados criterios de falla basados en teo
rías energéticas, las cuales parecen ser las más 
adecuadas para el caso del concreto (2.13). En 
la referencia 2.14 se presenta un resumen de 
los estudios efectuados para determinar la re
sistencia del concreto a estados combinados 
de esfuerzos y las distintas teorías de falla 
que se han propuesto hasta la fecha. 

2.3 Efectos del tiempo en el concreto 
endurecido 

2.3.1 Conceptos generales 

Cuando se aplica una carga a un espécimen 
de concreto, éste adquiere una deformación 
inicial. Si la carga permanece aplicada, la de
formación aumenta con el tiempo, aun cuando 
no se incremente la carga. 

Las deformaciones que ocurren con el tiem
po en el concreto se deben esencialmente a dos· 
causas: contracción y flujo plástico. 

La figura 2.13 inuestra una curva típica de
formación-tiempo de un espécimen de concre
to bajo carga constante. La forma de la cusva 
y las magnitudes relativas son aproximadamen
te las mismas, sea la acción de flexión, com
presión, tensión o torsión. En el eje vertical se 
muestra la deformación y en el horizontal, el 
tiempo, ambas variables en escala aritmética. 

Se puede ver que· al aplicar la carga en un 
tiempo relativamente pequeño, el concreto. su
fre una deformación inicial, que para efectos 
prácticos se puede considerar como instantá
nea. Si se mantiene la carga, el concreto si¡¡Ue 
deformándose, co.n una velocidad de deforma~ 
ción grande al principio, que disminuye gra-
dualmente con el tiempo. · 

Aunque para efectos prácticos puede consi
derarse que la curva tiende a ser asintótica res
pecto a una horizontal, se ha comprobado que 
la deformación sigue aumentando aún después 
de muchos años. Sin embargo, aproximada
mente el 90 por ciento de la deformación total 
ocurre duran te el primer año de aplicación de 
la carga. 

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

En la figura 2.13,la curva de trazo continuo 
representa las deformaciones de un espécimen 
sujeto a una carga constante, la cual es retirada 
después de cierto tiempo. La línea de trazo 
interrumpido representa las deformaciones que 
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produce d tiem.po en un espécimen sin carga. 
Las ordenadas de esta curva son las deforma· 
ciones debidas a contracción. 

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

. aplicada la carga. 

2.3.2 Contracción 

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

Los factores que más afectan la contracción 
son la cantidad original de agua en la mezcla y 
las condiciones ambientales especialmente a 
edades tempranas. Como generalmente un con
creto de alta resistencia tiene menos agua que 

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

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

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

· esfuerzos, ni grietas. 
Si el curado inicial del concreto se hace muy 

cuidadosamente, disminuirá el efecto de la 
con tracción. Se puede estimar que las defor· 
maciones ·unitarias debidas a contraCción va· 
rían entre 0.0002 y 0.0010. Normalmente, la 
mayor parte de la deformación por contracción 
ocurre en los primeros meses. 

2.3.3 Flujo plástico 

El flujo plástico es un fenómeno relacionado 
con la aplicación de una carga. Las teorías que 
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se han desarrollado para expl;carlo son comple· 
jas y caen fuera del alcance de este texto. Puede 
consultarse a este respecto la referencia 2.15. Se 
trata esencialmente de un fenómeno de defor· 
mación bajo carga continua, 'debido a un re· 
acomodo interno de las partículas que ocurre 
.al mismo tiempo que la hidratación del ce· 
mento. 

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

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

En la figura 2.13 se observa que la deforma· 
ción debida al flujo plástico aumenta con la 
duración de la carga También se ha observado 
que, para un mismo nivd de carga, las defor· 
·maciones disminuyen al aumentar la edad a 
que ésta se aplica 

Otros factores que afectan a las deforma· 
dones por flujo plástico son las propiedades 
de los materiales constituyentes del concreto, 
las proporciones de la mezcla y la humedad 
ambiente. 
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Es interesante mencionar que, como d flujo 
plástico aumenta con el nivel de carga, este · 
fenómeno tiende a aliviar las zonas de máxi· 
m o esfuerzo y, por Jo tanto, a uniformar los 
esfuerzos en un elemento. 

2.3.4 Efecto de la permanencÜJ de la carga 

F.s importante conocer el porcentaje de la 
resistencia que puede soportar una pieza de 
concreto en compresión sin fallar, cuando la 
carga se mantiene indefinidamente. En la figu
ra 2.14 se muestra el efecto de la permanencia 
de una carga según los ensayes de Rüsch [ 2.5]. 
En el eje horizontal se representan deforma
ciones unitarias, y en el eje vertical valores re· 
látivos, f.! f., de los esfuerzos aplicados con 
respecto a la resistencia en una prueba de cor

. ta duración (20 minutos aproximadamente). 
Se· presentan curvas esfuerzo-deformación 

obtenidas de especímenes sujetos a distintas 
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 especímenes llevados a la falla 
en ·lOO minutos y 7 días se presentan con tra
zo discontinuo. 

0.006 0.006 0.0010 

Fipra 2.14 f.fecui de la pennanencia de la carp (Rüoch) (2.5). 



SC' muestran además dos cnvolvente.s: la in
ferior, llamada limite de deformación y la su
perior, lz'mitc de falla. La primera muestra 1 .. 
deformaciones máximas que se obtienen al apli
car indefinidamente distintos porcentajes de 
la resistencia, inferiores a un cierto valor críti
co. La segunda envolvente indica las deforma
ciones a la falla, correspondientes a porcentajes 
de carga superiores al valor crítico. La inter
sección ~ntrc ~stas dos envolventes indica, teó
ricamente, el porcentaje de la resistencia por 
debajo del cual el esptcimen puede soportar la 
carga indefinidamente. 

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

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

2.4 Fatiga 

Se han hecho diversos estudios sobre ele
mentos de concreto sujetos a repeticiones de 
carga. Cuando un elemento falla despurs 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 much .. repeticiones de carga. 

Se mencionó anteriormente que un elemen
to de concreto en compresión no puede sopor
tar indefinidamente fracciones de su resistencia 
estática mayores que un 70 por ciento. Cuan
do a un elemento de concreto se le aplican 
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compresiones del orden de la mitad de su resis
tencia estática, falla después de aproximada
mente diez millones de repeticiones de carga.Sc 
ha encontrado tambirn quc si la carga sc apli
ca intercalando periodos llc rcposo, cl nú
mero de ciclos necesario para producir la falla 
aumenta considerablemente. 

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

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

Pe~:ra ciertos materiales, com~ el. acero," se 
ha encontrado que, .aplicando ciclos de carga 
y descarga y llevando el esfuerzo máximo has
ta un cierto valor, existe un límite de este es
fuerzo por debajo del cual se puede soportar 
un número indefinido de ciclos. En concreto, 
se han llevado los ensayes hasta 1 O millones de 
aplicaciones de carga, sin que se haya compro
bado la existencia de limites semejantes. En las 
referencias 2.16 y 2.1 8 se trata ampliamente el 
tema de fatiga en el concreto. 

2.5 Módulo• elásti~• . 

Para estimar deformaciones debidas a carg~s 
de corta duración, donde se puede admitir un 
CO!Jlportamiento 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 elastici
dad no tiene sentido en concreto. Por lo tanto, 
es necesw:io recurrir a definiciones arbitrarias, 
basadas en consideraciones empíricas. Así, s~ 
puede definir el módulo tangente inicial o tan: 
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gente a un punto determinado de la curva es
fuerzo-deformación y el módulo secante entre 
dos puntos de la misma. Para tomar en cuenta 
los efectos de cargas de larga duráción en una 
forma simple, se utilizan a veces módulos elás
ticos menores que los correspondientes a las 
definiciones mencionadas anteriormente. 

El módulo secante se usa en ensayes de labo
ratorio para definir la deformabilidad de un 
concreto dado. La ASTM [ 2.17) recomienda la 
pendiente de la línea que une los puntos de 
la curva correspondiente a una deformación de 
0.0005 y al40 por ciento de la carga máxima. 

Se ha observado que, después de varios ci
clos de carga y descarga a esfuerzos relativamen
te pequeños, la relación esfuerzo-deformación 
tiende a convertirse en una relación práctica· 
mente lineal. Como es dif{cil determinar el mó
dulo tangente inicial de una manera reprodu

. cible, se recurre a veces a aplicaciones previas 
de carga y descarga, con objeto de rectificar la 

·curva esfuerzo-deformación, y se considera 
la pendiente de la curva así obtenida como el 
módulo de elasticidad. El método para deter
minar el módulo tangente en esta forma se des
cribe con detalle en la referencia 2.1 7. El mÓ· 
dulo de elasticidad es función principalmente· 
de la resistencia del concreto y de su peso vo
lumétrico. Se han propuesto varias expresiones 
para predecir el módulo de elasticidad a partir 
de estas variables. Po·r ejemplo, el Reglamento 
ACI presenta la ecuación 

.... .Jj,J.l() 
E,= wu ~o.¡¡; (2.5) 

donde E, es el módulo de elasticidad en kg/cm 2, 
w es el peso volumétrico del concreto en ton/m 3 

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

El Reglamento del D.F., propone la ecuación 

E,= 10 000 n; (2.6) 

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

bies importantes, como el tipo de agregado. Las 
diferencias entre los valores reales y los calcu· 
lados con estas ecuaciones pueden ser muy 
grandes. Cuando se requieren estimaciones de 
cierta precisión, conviene determinar el módulo 
de elasticidad del concreto usado en particular. 

En algunos análisis elásticos se suelen em· 
plear G, el módulo de elasticidad al esfuerzo 
cortante, y p., el coeficiente de Poisson. El pri
mero se toma comúnmente como fracción del 
módulo de elasticidad que se usa en compresión, 
del orden de 0.4. Experimentalmente, se ha de
terminado que el segundo varía entre 0.12 y 
0.20. Con frecuencia se supone p. igual a 0.18. 

2.6 Deformacione1 por cambio• de 
temperatura 

El concreto está sometido a cambios volu
métricos por temperatura. Se han determinado 
algunos coeficientes térmicos que oscilan entre 
0.000007 y 0.000011 de deformación unitaria 
por grado centígrado de cambio de tempera· 
tura. Los valores anteriores corresponden a 
concreto de peso volumétrico normal (del or
den de 2. 2 ton/m 3 ). Para concretos fabricados 
con agregados ligeros, los coeficientes'pueden 
ser muy distintos de los mencionádos. 

2. 7 Algunu caracterí1ticu de lo• acero• 
de refuerzo 

El acero para refornr concreto se utiliza en 
distintas formas. La más común es la barra o va· 
rilla que se fabrica tanto de acero laminado en 
caliente como de acero trabajado en frío. En las .· 
figuras 2.15 y 2.16 se muestran curvas de am
bos tipos de acero, típicas de barras europeas. 

Los diámetros usuales de las barru produci
das en México, varían de 1/, pulga 11/ 2 pulg. 
(Algunos productores han fabricado barras co
rrugadas de s/16 pulg, s/32 pulg y 3/ 16 pulg.) 
En otro países se usan diámetros aun mayores. 
Todas las barras, con excepción del alambrón 
de 1

/, pulg, que generalmente es liso, tienen 
corrugaciones en la superfiCie, para mejorar 
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Fi¡ura 2.15 Curv~s esfueno 8cformaciÓn de aceros laminados en caliente para barras de refuerzo de fabrica-

. ci6n europea. 

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

Generalmente el tipo de acero se caracteriza 
por ellí~ite o esfuerzo de fluencia. Este lími
te se aprecia claramente en las curvas esfuerzo
deformación de barras laminadas en caliente, 
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como se ve en la figura 2.15. El acero trabajado 
en frío no tiene un límite de fluencia bien de
finido (figura 2.16). En este caso, el límite de 
fluencia suele definirse trazando una paralela 
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma
ción desde un valor de la deformación unitaria 
de 0.002; la intersección de esta paralela con 
la curva define el límite de fluencia. 

0.10 0.15 

•• 
Figura 2.16 Curvas esfucrzo-defonnadón -de acero lrabajados en frío·para barr.as de refucno de fabricación 

europea. 



Tabla 2.1 DiámC'trus, pe:~os, áreas, y pera'metros 
de barraJ. 

BtJrTa Düimetro Peso Area Pen'mttro 
.Vúm. pulg mm kg/m cm 1 cm 

2 1/4 6,4 0.248 0.32 1.99 
2.5 5/16 7.9 0.388 0.49 2.48 
3 3/8 9.5 0.559 o. 71 2.98 
4 1/2 12.7 0.993 1.27 3.99 
5 5/8 15.9 1.552 1.98 . 5.00 
6 3/4 19.0 2.235 2.85 6.00 
7 7/8 22.2 3.042 3.88 6.97 
8 1 25.4 3.973 5.07 7.98 
9 1·1/8 28.6 5.028 6.41 8.99 

10 1·1/4 31.8 6.207 7.92 9.99 
11 1·3/8 34.9 Bll 9.58 10.96 
12 1·1/2 38.1 8.938 11.40 11.97 

OBSERVACIONES 

Los diámetros, áreas y petos se ajustan a la norma de la 
Secretaría de Comercio, NOM 86-1974. Según ella norma, 
el diimctro.nominal y el l.rca de una barra corresponden a 
lo1 Que tendrla una bana ll11, sin cotNgaciones; dd mismo 
peso por metro Unn.l; todat lu barru,.con excepción de la 
~o. 2, están corru1adas. 

En México se cuenta con una variedad rela· 
tivamente grande de aceros de refuerio. Las 
barras laminadas en caliente pueden obtener. 
se con límites de fluencia desde 2 300 hasta 
4 200 kgjcm1 • El acero trabajado en frío al
canza límites de fluencia de 4 000 -a 6 000 
k¡.:/cm 1 . t:n la figura 2.17 se representa la gráfi. 
ca esfuerw-defonnación de un acero trabajado 
en frío, fabricado en México. En los países 
cscanclinavos se usan varillas con límites de 
flucncia has la de 9 000 kg/cm1

• 

Una propiedad importante que debe tenerse 
en cuco ta en refuerzos con detalles soldados 
es la soldabilidad. La soldadura de aceros tra
bajados en frío debe hacerse con.cuidado. Otra 
propiedad importante es la facilidad ele dobla· 
clo, que es una medida indirecta de ductilidad. 
y un índice de su trabajabilidad, 

Se ha empc~ado a generalizar el uso de mallas 
como refuerzo de losas, muros y algunos ele
mentos prefabricados. Estas mallas están for· 
macias por alambres lis<Ís unidos por puntos de 
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Figura 2.17 Gráfica esfueno-deformación de un acero 
de alta resisiencil. sin límite de fluencia definidO, de 
fabricación nacional. 

soldadurá en las intersecciones. El acero es del 
tipo trabajado en frío, con refuerzos de fluencia 
del orden de 5 000 kg/cm2 • El espaciamiento 
de los alambres varía de 5 a 40 cm y los diá· 
metros de 2 a 7 mm, aproximadamente. En 
algunos países, en lugar de alambres lisos, se 
usan alambres con algún tipo de irregularidad 
superficial, para mejorar la adherencia. 

El acero que se emplea en estructuras pres· 
forzadas es de resistencia francamente superior 
a la de los aceros descritos anteriormenie. Su 
resistencia última varía entre 14 000 y 22 000 
kg/cm 1 y su límite de fluencia, definido por 
d esfuerzo correspmi'cliente a una deformación 
11errnanente de 0.002, entre 12 000 y 19 000 
kg/cm 1 • 

Como ilustración, en la figura 2.18 se pre· 
sentan, atendiendo al grado de calidad, algu· 
nas curvas esfuerzo-deformación para distintos 
tipos de acero, y dos curvas esfuerzo-defoima
ción para concreto con una resistencia de 250 
kK/cm2

, correspondientes a cargas de corta y 
larga duración. 

El módulo de elasticidad de los distintos ti· 
pos de acero cambia muy poco. De hl compa· 
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Figura 2.18 Curvas comparati\'al para acero y concreto 

ración de las cur\'as del acero y del concreto, 
se puede inferir que si ambos trabajan en un 
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elemento de concreto reforzado sujeto a com
presión axial, el colapso del conjunto estar;í 
regido por la deformación del concreto que, 
bajo cargas de larga duración, puede ser hasta 
de 0.010 ó 0.012. Para esta deformación, el 
acero tendría apenas una deformación del or· 
den correspondiente a su límite de nuencia. 

Las características de adherencia de los dis· 
tintos act=ros, y sU inOutncia en el diseño, se 
presentarán en el capítulo de Adherencia. Para 
lograr el trabajo en conjunto debe tenerse una 
adherencia suficiente entre concreto y acero 
obtenida ya sea mecánicamente o por medio 
de la adhesión entre el concreto y el acero de 
refuerzo. 

Para el diseño se supone que la cu r\'a esfuer· 
zo-deformación del acero en compresión es 
idéntica a la curva esfuerzo-deformación en 
tensión. La curva en compresión es difícil de 
determinar en rl caso de barras, debido a.efec
tos de esbeltez. 
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1.- HIPOTESIS PARA LA OBTtNCION DE· LA RESISTENCIA. 
t . •' :·· ' . . , 

Al EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSION.· 

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

" 1\ 
1 \ 

. 1 \ 
1 \ 
1 \ 

" 1 . 1 \ 
1 \ 
1 \. 
1. s.... \ 

__ f.-~·:·.·::J j" 
""' ~"•' . ~' 

Cl LA DEFORMACION UNITARIA DEL CONCRETO A COMPRESION -
. CUANDO.SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE. LA SECCIONES: 

tc.M= o. ooJ 

. ¡ 



. ; 1 

Dl LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN EL CONCRETO Y EL 
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN 

fe 

f' e· 

fs 

fy ---:- --'-~---'--
1 
1 
1 
1 

1 
1 ., 

~----L-~~~--~Ee 
éeu·=0.003. 

-+--+__.l_--------~ E S 
fy = o. 002 

CURVA TI PI CA DEL CONCRETO 
EN COMPRESION. 

CURVA TIPICA DEL ACERO 
EN TENS ION , . 

( ~~~r=.r:r~~:~:[ZL=~Br -- ;-¡ e.;eneutro · jd 

1. • ' ,¡·1 
+-Eá.~~ .... ~··3~ .i __ ·~--------------· _____ _;_i 

· DISTRIBUCIONES DE DEFORMACIONES Y ESFUERZOS EN UNA SECCION AL IN 
CREMENTAR EL MOMENTO HASTA SU RESISTENCIA·A·FLEXION. -
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F A L L A B A L A N C E A D A 

~u=0.003 
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. f"c 
f- --1 

,..-----""7 -- ·- -

- -- -- - -.--- - ·---.,----
+ C1 

' 
f--------1 

és=ty=0.002 

SECCION SUBREFORZADA As~_ Asb 

SECCION SOBREFORZADA . As ) Asb 
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F-S'"~Y _ 

CM3 C:6 b f"c = ?.6 6 d f'r" 
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Cb: P.& ódfr 
O.Bbf'é 

o.oo~ = .J::.1L 
ey +o.oo~ d 

- P,6 d.fy 

a.af"c 

o.ooa 
cyro.oo-3 
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. CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEXION DE UNA SECCION RECTANGULAR 
•·· .- '-. . . . .• • •. : . . .. :. . . .. TT."'i ~"~.:. t·:· . . o 

DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFUERZO <R.C.D.f. -
t: .. - .... --~-': . . ..... .. ,::.;.:,·,'";;!::...: . . ·:··- ..•.. -·~ ... ·-,;, .. • '"'. '!": • ,. • : .. • ·• . ... 

~987~. 

ll SECCION DE CONCRETO SIMPLE 
t .•. ·· ·· · · · ·· H 

~ 
f'c = 200 Kg/cm2 ~ 

f•c = 160 Kg/cm2 

f"c = 136 Kg/cm2 
¡;o ... ft = 19.80 Kg/cm2 

:U. E = 113,137 . Kg/cm2 

Es = 2 x 106 · Kg/cm2 
25 ' 

ft< '. o.~ 
., e .. 4 ooo lh..., 

~"*.fr• f. -4 ITc' 
A) .CALCULO DE MR· 

MR = ·ft ! = ft S = ff bh2 rO~Mt.lt..A U t.A 
e 6 rt.EXION !t..A5íiCA 

.MR = 19.80 (25 x 602) =.297,000 Kg- cm 
6 

MR = 2.97 Ton - M 

MR = 2.97 X 0.9 = 2.67 Ton-M ( MOM!IvrO o~ A¡;~JEíAMiéN7() ) 

Bl . CALCULO DE ~ ( Ct.I~VA7t.JRA ) 

é = 'ft = 19.80 = 0.00018 
E 113, 137 

~ = L = _§,__ = o.ooo18=0.6x lo-s 
· e h/2 3o 



2) SECCJON SlKPLEMENTE ARMADA <SUBREFORZADAl . ' 
~~ . r- --.-; 

T al -+_,C•abfc T 
- -.r-__ -_ .... _ _ __ ;E..!). •e 

' . 1 

'• e::::;¡ ~_L Í• Ar ,.,, .L . • T-, 

A-:::>= 1 J.,~ oJ1" 

Al CALCULO DE MR 
·, 

SE SUPONE C=17.00 · 

a = 0.8 x 17 = .13.60 

Es = ·~ écu - E'cu = (55 )t 0.003) ..: 0.003 = 0.0067 
e 17 

E~ .. o. tJ0~7 > é !:J ~f's • ft; 
o.oos 

--+-+---¿f- E_;N~ 

-o.ro~~ 

\FALLA DUCTIL J 

C.·= abf" e = 13. 6 O x 2 5 · x 13 6 = 4 6, 2 4 O J<g = 4 6. 2 4 Ton. 

T = Asfy = 11.60 X 4000 = 46 400 J<g • C 
MR = Tz = T (d- ~) = 46~.400 (55-13.60) = 2'236,480 J<g-cm 

2 2 

MR = 22.36 Ton-m . 

. MR = 22.36 X 0.9 = 20.12 Ton-117-

Bl ··CALCULO DE % ( CVRW!r'tl~ ) . 

rJ = écu= 0.003Q- = 17.65x lo-5 rad 
· e 11 en? 



31 SECCION BALANCEADA 
' . 

A) CALCULO DE f~R A PAR_rtflt tJ~ Asb 

é's = é y = !Y = 4 ooo · = 
Es 2xl0 6 

0.002 

DE LA FIGURA 

e = d -'---"-- e -. d écu ---'---=--,--
écu écu+és écu tEs 

e= 55 x 0.003 = 33.00 cm.· 

0.003+0.002 

a= 0.8c = 0.8 (33) = 26.40 cm 

LA FUERZA DE COMPRESION ES 

e = abf"c = 26.40 x 25 x 136 = 89~760 Kg. 

• POR EQUILIBRIO 

T =e 5> Asb fy = 89,760 

1 
' 

'el 

As (FALLA DUCTIL) 

Asb.= 89760 = 22.44 - 4000 

MR = cz = e Id - a) 
2 

As (·FALLA FRAGIL) 

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

. MR = 37.52 X 0.9 = 33,77 Ton-M 

B> CALCULO DE Q ·( Ctl~VA7tJifA ) 
--s , 

"=Ecu=0.003 = 9.09xl0_ Y.d.d/cM 
e 33.00 



4) 

Al 

SECCI ON S II11PLEI"1ENTE ARMADA ( SOBREREFORZADAl 
'· ' 

. · ... ,. . 
CALCULO DE fl¡R 

As= 30.00 c:;¡2 ' S!CCION t'S >( ~ 

SE SUPONES e = 35.7 

a= 0.8c • 0.8 x 35.70 ~ .28.56 cm 

és = ( d écu 
e 1-écu =L~J(.o.oo3)- o.oo3= o.oo16•< éy 

p5 .70 . 
NO FLUYE El ¡-Q:C,!~. 

·;. &Ú 

.. -· - -=-·-"· 

O. Ot:J/.'(P:: . 
~~-r-.-

} FALLA FRAGIL' .. 
1 

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

T = Asés'E= 30 X 0.00162 X 2 X 10 6 = 97 200 Kg 

ACERO 

MR= Tz = T (d-!! ) = 97,200 (55 - 28.56) = 3'957,964· Kg- C.TY) 
2 2 

MR = 39.58 'Ion- m 

MR = 39.58 x 0.9 = 35.62 Ton-Yn 

Bl . CALCULO DE ~ ( C¿¡!fvArtllfA ) 

. ~ = ~v = o. oo3 = 8. 4o x ¡o-5 r~Ci 
e 35.70 .cm 

\1.-



·. 5l . SECClON DOBLEMENTE ARMADA .. ' 
CSUBREFORZADA> 

i . • • 
. .(~ 

t-1 =~· ' 
I

r ~Cz;:A.~' 
A · .- C. 1 : o..bfc 

5 [Z)))) 1 

A's 
50 60 d ----

As 
5 

l•t?utA 

25 

.. DATOS: 

As= 30 cm2. 

As = 10 cm2 

(>As k ) 

~) CALCULO DE MR 

SE SUPONE e :. 29.4 

a "' 0.8c = 23.52 

(29.4-5) 0.003 = 0.00249 > fy = 0.002 

• E'. N. 

Es . = (e ~ d ')E. e u = 
2 9. 4 /'t..t.l'lé e¡.¡ COMf'tfU;!OI\l 

é. S. = d E cu - [ cu = 55 

O.OOJ 
24.4 

o.oo1i'l 

0.003 - 0.003 = 0.00261)fy=0.002 

fr..IJ't'~ e"" retY6kJIV 

_______ E.N. 'FA\.LA ·ouc.íl\. 

D.OOZ&I 

e¡ = abf"c = 23.52 X 25 X 136 = 79 968 Kg 

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

e = e 1 + e 2 = 79968 + 4oooo = 119,968 xg 

T = Asfy = 30 X 4000 = 120 000 Kg :._ C. 



MR =C, (d-a) +C¡ (d.;.d') 
I" 

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

MR = 5 ' 4 57 , 816 Kg - cm 

MR = 54.57 Ton-m 

MR = 54.57 x 0.9 = 49.11 Ton~m. 

Bl C.ALCULO DE ~-

f = lcu = 
e 

0.003 = 10;20 X lQ-5 
29.40 

rad 
cm 

1 .• 
,-¡ 

¡":J . 

' . ' 1 

. ¡ 
i 
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. :-.= :5!.Jt=t:JNé e= t?r. ~? Cltl. 

fl!Jt.!..A Ot./CT/!.. 

e,= ca-z;Jb'.fc = (f7.oa,-toJe5K.t!J" = et/.o:x ~· 
Ce= ;¿,r,: = ¡o.too.: 1!56.: eJ¡;,oOtJ 15!. 

:; : 24.004 + 1.5~.()()(): /I>01 P04 1:~. 

T= ~ ~. = &.:;~tlf!::OO:. /{,0,00~ K<>· ::. ~ - . -

.::;.-) CAt.C!..fLO oe ef ( cvn.lh47V1ZA 

-f = e. - o.oo47 = I).Pooee rod e-· e1.~e _en;. · 
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1 • 

111 111 ~-(,:Ti:-./~ 
•-c.,.=-CIJ.·T)({~ 
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M~ 
hd~f"'c. 

CJ-30 

o.to 

FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE 
FORMA · COMUN 

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

h 

b t-

POR EQUILIBRIO: 

e'= T 

abf"c = Asfy 

a = Asfy = . Pdfy : 
bf"c f"c 

~ ·. ~LO-< l.;e 
_{_a~ · ... e~;,¡ í!: t · 

q = P_ly_ 
f"c 

'--~-... f. A6f'~ · 

MR = c(d- ~) = abf"c d(l-~1 = l&ü bf"c d(l - Pdfy ) 
2 2d f"c 2df"c 

MR = FR [b d2 f"c q (1 - O.Sqn ~ 

(FR = 0.9) 

fi: =e fa. .. · 

o.! O o. l?O () . .30 o.ru5 o.ot o.oJ5 o.aea 



~ 5é.CC;:;JN '(;::;¡p,§'ULAR C0/1; f..C.S":-0 ¡:;¿ CO';fr':'\.=5/C,\1 
1 

c1 

~·td··., ~ As 

d~ C'" í 

/~( Ae;-Ae) f 
~ 

ahf'C + A~h"' A~ /''!J 
.q=(A~~A5)h 

bfC, 

60L.O 61 

(P·;:'' J~ 4tSOO 
(p0a:J·f~ 

. CONO!CION QUé !Mf"'t..ICA c;ve El- ACé~O 

Ft..t.l'fé éN réN5/0N '1' CO/t11"'teé6/0N. 

/S 



( 

'-

RESTRICCIONES EN LA CUANTIA DEL ACERO DE REFUERZO 
(RCOF-8r) 

ll REFUERZO MINIMO 

1.1) MR ~ LS Maq 

Maq = ffi 
y fo'IA¡( 

ft=1.4F'"c 

1.2) SECCIONES RECTANGULARES: 

Asrn!n -= O • 7 M bd 

fy 

2l REFUERZO MAXIMO 

2 , ll Asrnáx { Asb 

0.~5 .Asb 

(NO SISMO) . 

. (SI SISMO) 

2.2) SECCIONES.RECTANGULARES 

. Asb = f"c _4:.:8c.::.O~O _ bd 

fy fy + 6000 

-·' 
. --·- ·.¡ 

1 
' 
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1 
1 
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T 1 
+: 

Ás11'tE1R1C¡, 

. - P\•nuOI 
Ue•'b" 

--- Ccu 

·:---·-. 
-·-

1 
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4.- .ADHERENCIA Y ANCLAJE 
( 

ING. MIGUEL ANGEL GUZMAN ESCUDERO 



·1 V, · ADHERENC 1 A Y ANCLAJE 

1.- NATURALEZA 

1 

1 
1 

1 
1 

lf'érUeRZO 
ADHel'riOO 

T¡ 

1 1 '• 

. lf"é'rt!.l=-'f'ZO SIN 
ADH&f'é'NCIA 

L L ~ 
1 . . o 

, ___ - ._ ~---- .__ ..-..-1 . . 
---- Te~ Ti 

. 1 
1 

D;..:Gif'AMA Dé CU:!If'PO L/8/f"e D: VN. 
T.'rAMO . ~ S-4/i"RA ADH!:I?IDA 

1 

1 
1 
1 

! 



1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO 

A) ADHESION DE ORIGEN QUIMICO 

B> FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO 

C> APOYO DI RECTO DE LAS CORRUGACI.ONES 

A> Y B) EN VARILLAS LISAS 

A) B> Y Cl EN VARILLAS CORRUGADAS 



2.- ADHERENCIA POR ANCLAJE O DESARROLLO 

' , , . 
~ -" , 

-" L 
, , • , 

f.. ' 
l , 

t !' ~ , 
~ , , ... 

~ ' .¡; 

• 
1 ' 1 

" 

, . 

• 

~Sf"iJé/fZ05 

F'ROMé.0/0 

~ ~Utt..I8RIO 

.-u.. :E o L :o As fe 

~= As-F.s 
'EoL 

. .S/ f S = f'y 
...u_ =-u,... 

y 
Ld 

.~ 
! 
i 

·~· 

.. ,. 
~' 
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3.- ADHERENCIA POR. FLEXION 

' ' . 

Al POR EFECTO DE UN INCREMENTO DE ESFUERZOS EN LAS VA 
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO EN EL DIAGRAMA DE MOME~ 

TOS. 

A 8.. _ _j . 
-.1 . lAM 

1 1 A éJ 
1 1 
1 1 

. 1 . 
1 
1 
1 

rO 
.óT = l. M 

.:¡_ 

AT = foi<I.o l Ax 

A = .á M 
e :Lo .óx 

TOMANDO Ll M ITES CUANDO b X-? O 

,M.= dM \• 

dx ~L.o 

PERO dM a V dX . 

... 



.. 
' 

.~ 

-· 
~1 

~ ?P ~ ?P 
sv t¿,/P = 77P :2 JY 

~7 .· 0'17 . 
.J.v ·a-z.J. = ~ 

w( 

. 1 

1 . . . 

O.v.;>..?~ ?i:l Ng Ga.?1Et?.:{~.=f ' 

O.iN:JW;f?:!f 7;d O.LNi:liW/?'.L;J/):;19/?' ds!Od 

GL~771.Vt?'/1 ~7 dt2 902J/')17.::1f;:J 9/7 N2 0!9Wf7;) (q 



4.- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA 
ADHERENCIA; . 

Al RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PRQ 
PORC 1 ONAL A {F'C , 

B l TI PO DE CORRUGAC 1 ONES Y DI A METRO DEL REFUEB 
zo. 

Cl POSICION DEL REFUERZO. 
SE DESARROLLA MAYOR ADHERENCIA EN VARILLAS DE -
LECHO INFERIOR QUE EN LECHO SUPERIOR, Y MEJOR -
EN BARRAS VERTICALES QUE EN HORIZONTALES. 

Dl RECUBRIMIENTO Y SEPARACJON DE LAS VARILLAS. 

· El CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRA 
DOS. 

Fl EN BARRAS A COMPRESION, LA INEXISTENCIA DE GRI~ 
TAS DE FLEXION, MEJORA LA ADHERENCIA. 



,. 

. 5.- · REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO .. 

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA, 

LO~ REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA 

JE O DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A 

CADA LADO DE LAS SECCIONES DONDE SE PRESENTEN E~ 

FUERZOS MAXIMOS EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEN . -

DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO 4. 



6,- R E G L A M E N T O . D. F. 1 9 8 7 

ACERO EN TENSION: 

1-·o· .· . ' 
d i 

1 . . 

L. • • 

IW/f!i (JUE éiV M..,,..,. 
fs .5E.4 -!"y 

~€CC!O/'I Oé M¡&¡XfMO · 

1 /// #OM~NíO . --4 
1 

1 
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LONGITUD BASICA DE DESARROLLO: 

l db a 0.06 as. fy '::::>.. 0.006 dbfy . 

Fc 

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

L d "' Factor. Ldb · 

CONDICION DEL REFUERZO 

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS COLOCA 
DAS DE MANERA QUE BAJO ELLAS SE CUELEN 
MAS DE 30 cM DE CONCRETO. 

.EN CONCRETO LIGERO 

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

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

TODOS LOS OTROS ·cASOS 

Ell N JriGUN CASO Ld SERA MENOR DE 30 CM, 

FACTOR 

1.4 

l. 33 

2 - 4200 
Fv 

1.2 

l. O 

j( 



EN PAQUETES Ld SE INCREMENTA:. 

o~. Ld = 1.2 Ldc/b 

00 L d = 1.00 Ldc/b (Nb SE MODIFICA) 

S 1 EL ESFUERZO EN EL ACERO ES MEUOR QUE Fv :. 

DONDE 

Ld' • _.!!.... · L d 
fy 

fs • M 

EN VARILLAS.LISAS 

ACERO EN COMPRESION. 

L d = O. 6 Ld tensión 

L d 1> · 20 cm. 

,. 
' 

/f 

. l 

', ,, 
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·IV. ·ADHERENCIA Y ANCLAJE 

l.- NATURALEZA 

b 

l. L 

T¡ 

.. -

1 
1 

'· 

lf'.!ff-=-¿¡tERzo ·SIN 
AO#eKeNCIA 

____ 7e ::::> 77 

DIAGif'AMA Dé Ct/!!lf'f"' LlB~ CC t./N 
l:"?AMO Oé .S,-4/f'RA ADHéKIOA 

( 

1 



1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO 

A) ADHESION DE 'ORIGEN QUIMICO 

B> . FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO 

C> APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGAClONES 

Á) Y B> EN VARILLAS LISAS 

· A> B) Y C> ·EN VARILLAS CORRUGADAS 



. 2.- ADHERENCIA . POR ·ANCLAJE O DESARROLLO 
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3.- ADHERENCIA POR FLEXION 

A> POR EFECTO DE UN INCREMENTO DE'ESFUERZOS EN LAS VA . -
RILLAS DEBIDO A UN CAMBIO. EN EL DIAGRAMA DE MOMEN ... ·. . . 
TOS. 
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A 13 
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4.- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA 
ADHERENCIA. 

Al RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO. QUE ES PRQ 
PORCIONAL A {f'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 L~S VARILLAS. 

El CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS. CERRA 
DOS .. 

Fl EN B~RRAS A COMPRESION. LA INEXISTENCIA DE GRI~ 
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 MINI MA QUE DEBE PROPORCiONARSE A 

CADA LADO DE LAS SECCIONES DONDE SE PRESENTEN E~ 

FUERZOS MÁXIMOS EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEN · . -

. DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO 4. 
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LONGITUD BASICA DE DESARROLLO: 

l db - 0.06 as fy ;;;¡, o;oo6 dbfy 
. Fe . . 

FACTORES PARA .OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO < L d > 

L d • Factor Ldb 

CONDICION DEL REFUERZO 

BARRAS HORIZONtALES O INCLINADAS COLOCA 
DAS DE MANERA.QUE BAJO ELLAS SE CUtLEN 
MAS DE 30 CM DE CONCRETO. 

EN CONCRETO LIGERO 

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

BARRAS TORCIDAS ~N FRIO DE DIAMETRO -
IGUAL O MAYOR QUE 19.1 MM <N.6>. 

TODOS LOS OTROS CASOS 

Erl NlllGUN CASO Ld SERA MENOR DE 30 CM. 
' 

FACTOR 

1.4 

1.33 

2 - 4200 
Fv 

1.2 

l. O 



' ' . 
-EN PAQUETES L d SE INCREMENTA: 

Ld = 1.2 Ldc/b 

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

S 1 EL .ESFUERZO EN EL ACERO ES· MENOR QUE .Fv: 

DONDE 

ld' .;. .É!.... L d 
fy 

M fs •-
A8 Z 

EN VARILLAS LISAS 

·'· 

ACERO EN COMPRESION. 

Ld • 0.6 Ld tensión . 

L d ~ 20 cm. 

,,·.· 



- .... . 
- :: ::·,..:: ...... ---· - .... ---'\~"". ::·--

' ... - .. -- - ~ - ... _ ... ___ _ ----- -- '····· 

1 

l 
" 

1 

]..-

1. 

1 
-'::! 

~~, 

--r----¡----+-

La t-1-----'~-....¡....¡ ....... -

1 
-'----¡~'-----+ 

"'"'CL . ..:. .. ;_,: .... r::c-"' .... " - .'''í ¡;; ¡ '-" 

' / 
. r . ' 

' 
"'/ 1 

1 

--~ 
'-!J? 

1 4~ 
f 1-:¡z 
+ 1 - l. 
-~ :· - , 

ANCLAJe eN E5CUADR~ ( L:J ) 

1 

l' 

Lt .J t . 1 

LONGITUD DE 

1 

¡ 
' ~/. 

( Lr) 



•. 
!f'ECU/5~/MIENTO Y 5éf"'Aiff1C/ON Oé VA!f/LLA5 

·----- ·-
' ' 

')..--(')----~ -

. \ 

+ 
-pv 
-Ir 

H '6H' 
~ 

L 
7 

"+--
8.-i 

"""7"---n L._ __ _ 
1 

b ~ e z:\ 

éN ELEMENTO~ N~ EY!"'t.lé~T06 

r.- ~el'?,.q et. MeNOR o~ t.o6 
~ ·VAt..OI'?t!!5 616UieNíe~ 

;;JMAX. 
(? t:'/'17-

éN et.eMcNT06 co¿¡tqr;~ fX;NJ'lf'A 
El.. 6l/Et..O 

r..c.J 5 cm. 51N .Pt.ANTIU .• A 
- L .:; cm- a::w I"'Z.ANTIU.A 

51'( ~t. MAY0/1' pe { ~::.Xrn.S.x- t'f~l'i' 
· {tP MAX 

5v el MI"'YOI1' oe e cm. 

~Gl/!!7?!6 Pe ~ll'l"rl"95 1"1 a7NOICION 
t:iiUe l!/57'/!'N !!N UNA e'JQVINI"( Oé es
í-,.'?1~0 

~. 

e Vl11f/U.A5 eN /l"i"-48d'6 Y 
3 EN Col.lJMNA5 ( MAX) 



0 
1 
o 

);;i 
~ 

EdEMf?LO 

J'~'~· 

,50() f-

Ot'1T05 

,P .. 11? tQ.I'I . . ,.. .. 

b .. .50 ~,..,. 

o' • '515 C/7'1• 

r• e en-.. 
;, • ~o·~,..,. 

a ex; 

~ 
ii 

'-....., 

/'6~ -eC10 11'ylc:"m e 

/'51" 4roo 11'ykm f' 

· r"" · • o. ~ ( rz.extoN) 

re. /.4 

&Jo 

® 
1 

• 
J lf? t'o1'7. o -: 1 . 

ih ~l 
. '· 

~00 ~ 
. so. 

'- ~ ., 



• 

M~•ll·9t>t•m 
C"QN f'#~ 

t..?#(} {.L5~ 71 
..e/ o 11 

t..rl#5 { .ie • .S~ 
.L/• 40 

. > (. J ::>' .J 
t .,...1:- ~ 

~~ 

~ 

~~~z 

-1 ¡.s~--1 10~ 

1 

1 

i 

' /2'5 1 ll!'ó _, ' 

1 l . 

9~.../ 1 . 9~7 
! 

. ....~#(} ct#-s 

¡/~-1 te<E5 · 
1 

8 



... 
' ') ·: 
.-.; L 

EDUCACION CONTINUA 
E.N /A U.N.A.M . 

' ... 'i--
' .• 1' 

DI SBiO DE ESmLCn.RA5 DE CXKRETO 

E:XFQ; I'TtR: . 
. M. B-1 l. 'JCSE UJIS 1RI<n5 SUAREZ 

IVAYO 1992 

Palacio de Mlnerla Celia de Tacuba 5 primer piso Deleg. Cuauhlémoc 06000 México, D.F. Tel.: 521-40·20 Apdo. Postal M·2285 



DISERO DE ESTRUCTURAS DE ·coNCRETO 

TIMA 4. FI.EXQC<li1PRESION ·EN COLUMNAS DE CONCREtO REFQRZADQ 

H. EN I. JOSE LUIS TRIGOS* 

C O N T E N I D O 

A. EL PROCESO DE DISENO Y CONSTRUCCION DE ESTRUCTURAS 

B. COLUMNAS DE CONCRETO REFORZADO 

1. Elementos ".Columna" 

2. Acciones mecanicas 

3. Forma de la sección transversal 

4. Propiedades geométricas. 

5. Condiciones de frontera 

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

7. Distribución del acero de refuerzo 

8. Detalles 

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



C. COMPORTAMIENTO EXPERIMENTAL 

l. Columnas cortas 

2. Efectos de esbeltez 

D. · COMPORTAMIENTO.DE COLUMNAS DURANTE SISMOS 

l. "Olive View Medical Center Facilities", San Fernando, 
California, E. U. A., Febrero 9, 1971 

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

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

E. PREDICCION DE LA .RESISTENCIA DE COLUMNAS Y DISENO 

l. Resistencia de elementos cortos 

2. Flexocompresi6n biaxial 

3. Efectos de esbeltez 

4. Cortante 

5. Diseflo 

6. Detalles de conexión y refuerzo 

F. AYUDAS DE DISENO 

l. Tablas 

2. Graficas 

3. Nomogramas 

4. Programas para calculadora 

5. Programas para computadora 

G. EJEMPLOS 
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CAPITULO 6 
Flexión y carga 
axial 

8.1 latrocbacci6JL/8.2 Comporlallllellto ymocl01 
ele falla ele ...... .-,._ a floxocomprallm. 
6.3 CíJCDio de mlltnclo./8.4 lleiDOIItOI COD 
dOI plaaoo ele .oblletrla ~~~Jeto~ a cup ulll y 
llealóa CD IUl plago CD&IqalerL/6,5 llem011t01 
liD pJaa01 ele ....... fa IUjetOI a Clip ulll y 
flal6a ea a ploDo Clllk¡ulaa./6.6 Fleaotellll6a. 

6.1 lntrodGcci6n 

En· este capítulo se presentan los proce· 
dimien tos necesarios ~ara determinar la re· 
liatencia de elementos de concreto reforzado 
aujetoo a la accibn de carga axial y momento 
fiexi11nante. Se consideran aquí úhlcamente 
elementos muy cortos, en los que no existen 
problemao de .esbeltez.· Se supondrán conocí· 
dao la geometría del elemento, incluyendo la 
cantidad y distribucibn del acero. de refuerzo, 
la c:llldad del c:onc:feto, définidií por ima'Cierta · 

(o) 

resistencia nominal (j', ), y la calidad del acero, 
defmida por au eafuen:o de fiuencia (!, ~ 

Collliderando el problema de un modo ge
neral, ae puede suponer que la carga axial, P, y· 
el momento tlexionante, M, varían indepen· 
clientemente. En la figura 6.111 ae muestra una 
representación esquemática de un elemento 
ba,jo la acción de P y M, y en la figura 6.1b, 
un sistema estitlcamente equivalente en el que 
M "'Pe. Ea ill'portante seilalar que en algunas 
estructuras P y M varían en la misma propor· 
ción en una aecci6n traruversal dada. al variar 
las condiciones de carga extemL Eato equivale 
a afirmar que la excentricidad, 11, permanece 

· constante. Sin embargo, en otros casos P y M 
puede11 variar en distinta forma y entonces 1 

no es constante. 
Un elemento puede alcanzar su reaistencia . 

bl\io innumerables combinaciones de carga 
axial y momento fiexionante. Estao combina
ciones varían desde una carga axial máxima, 
P0 , de tena16n o compresl6n, y un momento 
nulo, hasta un momento M0 , aunado a una 
carga axial nula. El lugar geométrico de las com· 
binaciones de carga axial y momento fiexio
nante con las que im elemento puede alcanzar 
su reaistencia, se representa gráficamente por 
medio de un diagra,., de int.,...cci6n. La figura 
6.2 muestra uno típico para una aecci6n rectan· 
guiar con refuerzo simétrico. Cualquier punto 
i:n la curva de trazo continuo representa una 
.i:ombinaci6n de momento y carga axial que 
hace qúe ·el elemento alcince su resistencia. 

--·-- p 

(bl 

Flp:ra 6.1 Elcmentoa e<l:~ntea aujetoa a flcxocompresión. 

105 
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... M~ momento 
fle)Cioneme 

Flpm 6.2 Dla¡rama de lnteracd6n típico para 111111 

occcl6n rectansular. 

Puede observane que si únicamente se aplicara 
carga axial de compresión, el valor máximo, o 
resistencia, correspondería al punto Po e. De 
igual manera, la carga axial máxima de tensión 
sería la correspondiente a P01 • Si la sección se 
sujetara sólo a momento flexionante, el má· 
ximo que podría aplicarse sería el marcado con 
M0 • Nótese que el máximo momento flexio· 
nante que la sección es capaz de resistir no es 
el que corresponde a una carga axial nula. 

Cuando al aumentar la carga externa el mo~ 
mento y la carga axial crecen en la misma pro
porción, la historia de carga queda representada 
por una recta desde el origen, con una pendien· 
te igual al cociente P/M = 1/e. Para las combi· 
naciones de carga representadas por la recta 
OA de la figura 6.2, la resistencia correspon· . 
dería a hí combinación M., P0 • Eri la figura · 

se observa tambi~n que para un mismo mo
mento, M& , existen dos valores de clii'Jii uial 
que haeen que la sección alcance su rautencia. 
Finalmente, la línea OC representa una historia 
de carga cualquiera. . 

El diagrama de lnterección de la fl¡ura 6.2 
com:sponde a un elemento definido perfecta
mente en su geometría y materiales y ~presen· 
ta el col\lunto de valore1 de acciones lnterioret 
mal.ximu que el elemento es capaz de aoportar. 
El conocimiento neceaario para llegar a esta 
representación ae ha ido acumulando de inves
tigaciones experimentales sobre el comporta· 
miento de elementos de concreto reforzado 
sujetos a flexión y carga axial. Estoa estudios 
abarcan desde ensayes en vigas simplemente 
apoyadas con cargas concentradas llimétricaa, 
hasta enaayes en elementos de concTeto refor· 
zado sujetos a compresión axial o a compresión . 
excéntrica. También se han llevado a cabo al· 
gunos estudios, mucho mal.s· reducidos, de ele· 
mentos íujetos a flexo tensión. Con base en esta 
información; ha sido poaible elaborar teor{u 
apoyadas en hipótesis razonables, por medio. 
de las cuales se puede predecir la resistencia de 

. un elemento con un g_rado tolerable .de preci· 
sión. Utilizando cualquiera de estas teorías 
se pueden obtener diagramas de interacción, 
como el mostrado en la figura 6.2. 

En la actualidad se puede predecir la resis
tencia de un elemento de concreto reforzado 
sujeto a flexión y carga axial con un error no 
mayor del 25 por ciento de la capacidad real 
que se obtendría si dicho elemento se ensaya
se hasta la falla. En cuos usuales, con flexión 
en tomo a uno de los ejes principales, el error 
·ea el del orden del JO por ciento. Eata aproxi· 
mación es satisfactoria para fines de ·diseño 
estructural. 

6.2 Comportamiento y modos de falla de 
elementos sujetos a ftexocompreslón 

El tipo de espécimen usado en lnvcatlg~~elo· 
nes de elementos sujetos a flexocomprealón es 
semejante al que aparecé en la figura6.!l, donde 



• ,. 

Fl¡ura 6.3 ~clmenparaenJ&yc en llcxocompral6n 
con a¡rletunlcnto tlplco. 

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

Existen dos modos principales de. falla de 
elementos sujetos a flexocompresión: falla en 
compresión y falla en tensión. · 

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

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

El tipo de falla depende esencialmente de la 
relación entre momento y carga axial en el co
lapso. En el diagrama de interacción mostrado 
en la figura 6.2, el punto D separa la zona de 
fallas en compresión de la de fallas en tensión¡ 
recibe .el nombre de punto de falla balanieada. 

'\1: 
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Se ha observado qut el efecto del refuerzo 
heliéoidal sob1-.: la reaistencia disminuye aprc· 
ciablemcntc en cuanto la carga axial tiene 
cierta excentricidad, aunque la hélice aiauc au
mentando la ductilidad del elemento. 

También en cate caso cabe notar que las me
diciones de deformaciones han indicado que 
éstas varían linealmente a lo largo del peralte, 
·ca decir, las secciones tran!IYcrsalca ac mantie
nen planas antes y después de la deformación. 

6.S Cálculo de rciiÍJtencia 

6.9.1 Determinac.'órl del di4gramlll 
de interacci6n 

. En la sección 6.1 se dijo que un diagrama de 
interacción es la representación gráfica dellu- . 
gar geométrico de las combinaciones de carga · 
axial y momento flexionantc que hacen que 
un elemento alcance su resistencia. MÍ, oi oc 
cuenta con el diagrama de interacción de un 
elemento dado, se conocen todas las combina
ciones de carga axial y momento que puede so
portar. 

El diagrama de interacción·de un elemento 
puede obtencnc a partir de las hipótesis descri
tas en la sección 5.9 para el dlculo de la resis
tencia de elementos sujetos a fiexión pura. Pue
den uoarse las hipóteoiosimpllficadoru oobre la 
forma del diagrama de esfuerzos de compresión 
en el concreto y sobre la deformación unitaria 
máxima útil de concreto,obien,puedeaplicar
se el procedimiento general descrito en la sec
ción 5. 6. El primer enfoque se Uustra ·en el 
ejemplo 6.1 y el segundo, en la figura 6.4. 

El diagrama de interacción se obtiene deter
minando varios puntos que lo definan. El pro
cedimiento para encontrar un punto cualquiera 
es, esencialmente, el mismo usado en flexión 
para calcular las fuerzas de compreaión y de 
tensión., una vez supuesta la profundidad del 
eje neutro. Sin embargo, no es nece.ario hacer 
varios tanteos hasta igualar ambas fuerzas, ya 

· .. que a u diferenCia representa la fuen:a normal, 
· P, y el momento réspecto al eje geométrico 
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EJEMPLO 6.1 'lhtmnlllllcl6• tkl dllltlfiiiM th j,r.rat:d6• th 11M colllmNI 
· · · .lullndo el bloque equlrltrlenr. th afuenOI (Hip6tuü · 

ACI318-83). 

DATOS 

r o e o e 1 

20 

• • t.' .. 200 kgJari3 

lO cm 
/, • 4200 kg/cm1 

1 20 A, • 10 barras del No. 8 

• • • o 

30cm--t 

OBTENC/ON DE P oc (PUNTO 1) 

icu•O.oo3 0.81 ,~ 

• o •• - F, . 

•• . -
. . . . -

30 

Poc "' 0.85 f~A., + A.,f, '"C,+ F1 + F3 + F, 
POI .. 0.85 X 200 X so X !10 + !10 X 4 200 
POI .. 255 000 + 210 000 .. 46!1 000 kg 

(ecuacl6n 4.1) 

1 P •• "' 465 ton 1 

OBTENCION DEL PUNTo DE FALLA. BALANCEADA (PUNTO 2) 

5 

• o •• 
' 

o o 

•••• 
+--:30-+ 

20 

F, 
6 -



EJEMPLO 6.1 (Contlnuacl6n) 

Por triángulos aemcjantca: 
'· 

~ • !cv X d · 0.001 X 4!1 ., 26 ." 
• l:cu + m .. 0.005 '" cm 

c.a .• 'o.oo:6~ u.! .. 0.0024!1 >e, 

e,, • 0.0021 .. Cy 

Esfuerzo• en el acero: 

f, a • {, = 4 200 kgfcm1 

¡,1 ~ E, ~~ · .. 2 X 106 X 0.000 17 = !140 kgjcmi 

f, s .. {, '" 4 200 kgJcm1 

Fuerzas en el acero: 

Fa •A11 { 11 .. 20 X 4 200 '"84 000 kg '"84.0 ton 
Fa'"A, 2 f, 1 •10X .StO• S400kg"'S.4t(ln 
Fs "'A,, f,s a 20 X4 200 • 84 000 kg., 84.0 ton 

Fuerza en el concreto: 

Olklllo di IYIÜ,.IJeltl IOt 

CC = 0.85 ¡; ab = 0.85 X 200 X 0.85 X 26.5 X SO "'114 880 kg =114.9 ton 

Cálculo de P: 

P•CC +F1 +F1 -Fs •114.9 +84.0 + !1.4-84.0•118.!1 ton 

Cálculo de M: 

Ce • 114.11 11.25 
Fa • 84.0 20.0 
·Fo • S.4 O 
,, - 84.0 . 20.0 

•Dbtant:iu a un file que pua por el medio pen.ltc. 

Para el punto 2: 

1293 
1680 

o 
1680 

M,. 4 653 ton-cm 

l
p = 118.!1 ton 1 
M= 46.5 ton-mi 



EJEMPLO 6.1 (Cor~tlnllilcl6r1) 

• ca e o =~ 
20 

10 . . --
20 

••••• ..... 
1 30 

Se aúpone e= 10 cm 

Por triángulos semejantes: 

t,.· = o.o~~x 5 = o.ool5 < l1r 

Esfuenoa en el acero: 

{, 1 "'E, c, 1 = 2 X 106 X 0.0015 a S 000 kgfcm2 

f12 =/y .. 4 200 kg/cm2 . 

{,3 "'/y'" 4 200 kg/cm2 

Fuerzas en el acero: 

F1 =A., 1 f, 1 • 20 X S 000= 60 000 kg= 60 ton 
F2 =A., 2 {, 2 = 10 X 4 200 =42 000 kg=42 ton 
F1 =A.;,¡,, .. 20 X 4 200"' 84 000 kg"' 84 ton 

Fuena en el concreto: 

c. • 0.85 X 200 X 8.!1 X SO D 43 400 kg• 43.4 ton 

Cálculo de P: 

P• C. +F1 - F2 - F1 '"49.4 + 60~0- 42.0-84.0 •- 22.6 ton 

. 

1 



FJEMI'LO 6.1 (Contfnwd6n) . 

Cálculo de M: 

,..,.. (Ion) s-o(cm) Mommlo (l.,...cm) 

c • • 45.4 . 20.8 900 
. F, • 60,0 20 1200 

F2 • 42.0 . o o 
· Fs ,. 84.0 20 1680 

M" S 780 IOIH:lll 
-·· . . . 

Para el punto S: ~~=- 22.6 ton (tensi6n)l 
M= S7.8 ton-m 

OBTENC/ON DE UN PUNTO ENTRE EL (1) Y EL (2) (PUNT04) 

0.85/~ 

·-r- -) 
•r tcu•0.003 _ _ 1 1 

• • • • - "• .... • • o.ae ~· • 38 om 
20 - e, "' ••38 

eo •• • --••41 ,, :..:,)-- ,. 
ro. 

20 + ;:::: 
• • o • . ti -r--· r-~---- r---

r-
1 30 1 

Se supone t,. 2 O 

Por triángulos semejantes: 

• o.oos x 40 -o 002&7 > &,. 45 _ • c 7 

En= 0.00:5 X 20 = O.OllSS < t, 

Esfuerzos en el acero: 

¡,, "'!7 "'4 200 kgfcm2 

In .. E, c 12 .. 2 X 106 X O.OOlSS '"2 6;0 kgfcm2 

¡, ... o . 
Fuerzaa en d acero: 

F, aA,,f,, = 20 X 4 200 =84 000 kg = 84 ton 
F s "'A11 f,s = lO X 2 670 .. 26 700 kg"' 26.7 ton 
F, -o 
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EJBMP~ 8.1 (Cont11t1111el61t) 
-

: . . . 

Fuerza en el concreto: 

c.'" 0.8!1 X 200 X !18 X !10 '"194 000 kg•194 ton 

Cálculo de P: 

P= C< +F1 + F2 = 194.0 + 84.0 + 26.7 = !104.7 ton 

Cálculo de M: 

Funza (ton) Bruo (crn) Momento (ton-cm) 

c. - 194.0 6 1184 

'•- 84.0 20 1680 ,2. 26.7 o o 
M,. 2 844 ton-cm 

-
P• 804.7 ton 

Para el punLo 4: 
M •28.4 ton·m .... 

OBTENCION DEL PUNTO$ EN LA ZON.A. DE F.A.LLA POR TENS/ON 

0.8& ,~ 
••0.880 •1? cm -"• i ~· _, '2 . - .. .. • • --·ca20 f4J •'"17 1

cc 

20 . L · . .__ 111 

80 o • -' L -----e· '•* 1'-&n 
20 

• • • • -~ -f• . ~ -
1' 30 1 1 Eíi 1 

Se supone e "' 20 cm 

Por triánguloaaemejantea: 

e,. a 
0.00!1 X 1!1 

C. 0,00225 > E y 20 

E12 = 
0.003 X 5 = 0.00075 <e, 20 

c,J • g.gga ~a§ • 0,00375 >E y 20 



. 

01/olllo d• ,.,.,., lll 

EJEMPLO 6.1 (Contlnuaelón) 

Eafucrzoa en el acero: 

{, 1 . ,.; 1~ • 4 200 kg/cm1 

. {, 2 "'E, t; 2 • 2 X 101 X 0.0007!1•1 !100 kg/cml 
!11 • t~· 4 200 kg/cm2 

Fuerzu en él acero: 

. F 1 .;. A 11f, 1 • 20 X 4 200 • 84 000 kg ., 84 ton 
F1 "'A,J, 2 =lO X 1 !100.•1!1 000 kg'" 1!1 ton 
F1 .. A,{,, a 20 X 4 200 • 84 000 kg'" 84 ton 

Fuerza en el concreto: 

c.• O. 85 X 200 X 17 X SO ., 86 700 kg = 86.7 ton 

Cálculo de P: 

P""C• +F1 -F2 .-F3 =86.7 +84.0-15.0-84:0•71.7ton 

Cálculo de M: 

Fumo (Ion) 

c •• 86.7 
'• •84.0 
F 2 •U.O 
Fa •84.0 

.Bru~ (<m) 

16.& 
20.0 

o 
20.0 

Momlftlo (lofloem) 

1480 
1680 

o 
1680 

M a 4 790 co .. .Cm 

Para el punto 5: P•71.7 ton 
.M =47.9 ton·m 

OBTENC/ON DEL PUNTO 6 EN LA ZONA DE FALLA POR TENSION 

150 • 

-r-
1 50 

Se supone e • 15 cm 
. 
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EjBMPLO 6.1 (Conlimllld6n). 

. . 

POI trl6nauloaaem~antar 

. 0.001! X 10 •O 0020 < r.. · 
tu • · 111 • "7 

· 0.001! X 1!0 ., O 0060 > 
En • u · a;, 

Eafuerzoa en el acero: 

¡,. =4 ooo kglcm2 

{, 3 •4 000 kg/cm3 

· /, 1 "'~.'" 4 200 kg/cm3 

Fuerzas en el acero: 

F 1 •A11 f, 1 • 20 X 4 000 a SO 000 k¡• SO ton 
F3•A11f1t•10X 4000•40000kga40ton 
F1 •A,1/,1 • 20 X 4 200 • S4 000 k¡• 84ton 

Fuerza en el concreto: · 

C, a 0.85 X 200 X 12.8 X SO "' 65 000 k¡ • 65 t9n 
... . .. ~ 

C41culo de P: 
.,. 

P•C, +F1-F2 -F1 '"65+S0-40-84•21 tcm 

Cálculo de M: 

F~n-za (ton) 

c • .,¡ 65 
F, •so 
F2 111 40 
Fa"'84 

s-o (<111) 

18.6 
20 
o 

20 

Mornanto (to,..cm) 

1 210 
1800 

o 
1680 

M•ff90to~ 

Para el punto 6: P=21 ton 
M'" 44.9 ton·m 

1 
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EJEMPLO 6.1 (Contlnu11C16n) 

l'ltonl 

~·~~-r-r~--r-~~------
~ ~_¡.· -1--+-+---+-+-+-t.........., 

400 ~ 

o 10 

>f."• -r-·r ,..-......&:..,_......., 

• • • • 
30cm 

• • + 

• • • • ·t-

. 1 30 

reprcaenta el momento flexionante, M, que 
corresponden al estado de deformaciones de· 
terminado por la profundidad aupuesta del eje 
neutro. Por lo tanto, para cada estado de de· 
formacionea se obtiene un valor de p y uno. de 

30 40 
(i) Mllon-rn) 

Para fijar la línea que corresponde a 
e = SO cm, se supone un valor cual· 
quiera de P y se determina el de M: 
si P = 100 ton, M = SO ton-m . 
Se determina ahora la intersección 
de la línea con el diagrama de inter· 
acción: 

P ... 150 ton 

M, que definen un punto del diafragma de in· 
teracci6n. 

Los diagr~mas de interacción tienen la forma 
general moatrada en la figura· 6.2. Se puede 
definir un diagrama en forma aproximada cati-



mando los siguientes puntos, o puntos cercanos 
·a eilos: 

11) El punto P0,, que corresponde a carga 
·axial de compresión pura, para el cual se 
supone un estado de deformaciones uni· 
tarias de compresión uniforme (en seccio· 
nea aimé tricu ). 

b) El punto D, que corresponde a la falla 
balanceada, para el cual se supone un esta· 
do M deformaciones unitarias definido 
por e,. en la fibra extrema en compresión 
y por e,. en el.1c:ero de tensión. Este esta· 
do de deformaciones es el que se tiene 
cuando, simultáneamente, el concreto al·· 
canza su déformación máxima útil y el 
acero su límite de fluencia. 

e) El punto M 0 , que corresponde a momen
to sin carga axial, para el cual se supone 
un estado de deformaciones semejante 
a los obtenidos en el capítulo 5 paracálcu• 
loa de resistencia a flexión. 

d) Un punto adicional entre los puntos P0 , 

y D, y otros dos puntos entre los puntos 
. DyM0 • 

En la mayor(a de los casos, estos puntos 
son suficientes para definir con precisión ade· 
cuada el diagrama de interacción. En ocasiones 
se determinan puntos en la zona de flcxoten· 
sión. La determinación de estos puntos se trata 
en la sección 6. 6. 

El procedimiento con hipótesis simplificado
ras se ilustra en el ejemplo 6.1, en el que se han 
usado las hipótesis simplificadoras del Regla
mento ACI 318-83. Se trata de calcular el 
diagrama de interacción de una sección con · 
porcentajes iguales de refuerzo de compresión 
y de tensión, como es usual en columnas. La 
sección tiene también dos barras a medio pe
ralte y en el ejemplo se ha considerado la con· 
tribución d~ estas barras. 

El primer punto que se determina ci el que 
corresponde a compresión sin momento (pun· 
to P0 , de la figura6.1). Debido a que la sección 
es simétrica,· el estado de deformaciones corres
?Ondiente es uniforme, como se muestra en el 
di&grama de( ejemplo. Este caio resul t& igual 

al de una columna sujeta a cargaaxialpura(ca- · 
pítulo 4) y la resistencia puede calcularse con 
la ecuación 4.1, la cual expresa que la resisten· 
cía total es la suma de las contribucionea del 
concreto y del acero. En aecciones no aimé
trlcas, al se supone un estado uniforme de de· 
formaciones se obtiene también un momento, 
por lo que el punto que se calcula no cae sobre 
el eje de ordenadas del diagrama de interacción. 
Sin embargo, tal punto resulta útil;ya que por 
lo general está localizado cerca del eje de orde
nadas y sirve para determinar gráfiCIIIIIente la 
intersección del diagrama con el eje. 

A continuación se calcula en el ejemplo el 
punto correspondiente a ·la falla balanceada 
(punto D en la figura 6.2). El estado de defor
maciones unitarias se fija de tal manera que la 
deformación en la fibra extrema en compresión 
es igual a la deformación máxima útil del con

. c:feto (0.003 según el Reglamento ACI318-83) 
y la deformación en el acero de tensión máa ale· 
jado del eje neutro es iguala la deformación de 
fluencla (0.0021 para acero de 4 200 kg/cm2 

. de esfueno de nuencia). A partir del diagra· · 
ma de deformacionea unitarias se calculan las de' 
formaciones unitarias, E, en todoslosledtos 
de refuerzo; después se cal;ulan los. esfuerzos 
en el acero, que son iguales al esfuerzo de fluen· 
da cuando la deformación unitaria es mayor 

·que la de fluencia, e iguales a E ,E, cuando es 
menor, y a continuación se ·calculan las fuerzas 
en los distintos lechos de acero, F,, multipli· 
cando las áreas de acero por los esfuerzos co
rrespondientes. Por triángulos semejantes se 
calcula la profundidad del eje ·neutro, e:, y a 
partir de ésta; la profundidad del bloque equi
valente (0.85c en este caso) ylafuerzadecom
presión en el concreto, C,. Para el estado de 
deformaciones supuesto, los dos ledtos supe
riores ·de acero trabajan a compresión y el lecho 
inferior, a tensión.· La suma algebraica de tod:11 
las fuerzas que actúan en la sección, da el valor 
·de la fuerza normal, P, que resulta de compre· · 
sión, y la suma de momentos alrededor del eje 
geométrico es el momento flexionante resis· 

· . ten te; M. De esta manera ae obtiene el punto 
de falla balanceada. · 



A c:ontlnuaci6n 1e c:alc:ula un punto cercano 
. al punto M. de la fi1111ra 6.2, o sea, al de mo- · 
mento sin carga axial, 

Para obtener el punto M. con pre9sibn, seria 
necesario hacer varios tanteos huta igualar las 
fuerzas de compresibn con las de tensión, como 
en la determinación de la resistencia a flexión 
(capítulo 5 ); basta con obtener un puntO cerca· 
no. En el caso de .este punto (punto S), se fijó 
la profundidad del eje neutro, y por triángulos 
semejantes se determinaron las deformaciones 
unitarias en todos los lechos de refuerzo. Por 
lo demás, el procedinüento es igual al del punto 
anterior. Con la profundidad del eje .neutro 
supuesta, se obtuvo una carga axial de tensión 
de 16.6 ton, la cual es pequeña comparada con 

'la de los dos puntos anteriores. Esto significa 
que el punto está ligeramente por debajo del · 
eje de abscisas. Aun cuando la carga axial hu· 
biera resultado de magnitud considerable, el 
punto. hubiese servido para detemiinar el día· 
grama de interacción, ya que todoslot puntos 
calculados de la manera. detcrita están sobre 
dicho :diagrama. 

El punto 4 se calculó para tener un punto in· 
ti:rme1:lio entre .el punto correspondiente a 
comp~esión pura y el de falla balanceada. El 
estadÓ de deformaciones supuesto es tal que 
en el lecho inferior de acero se tiene una defor· 
mación nula. Esto simplifica un poco los cálcu
los. P'or lo general,. el diagrama no se aparta 
mucho de· una línea recta en la zona consi· 
deradi., y con un solo punto es suficiente para 
defmirlo. Sin embargo, si se desea una gran pre
cisión o si te observa que el diagrama .dista m u· . 
·cho de ser lineal, pueden calculane máa puntos 
en esta zona suponiendo diagramas de deforma· 
dones unitarias ·intermedios entre los dos 
puntos 1 y 2. SI no te necesita una gran pre
cisión, los puntos de carga axial pura y de 
falla balanceada pueden unirse con una línea 
recta, 

Para definir el diagrama entre los puntos de 
falla balanceada y de flexión pura, en el ejem· 
plo se calcularon otros dos puntos suponiendo 
diagramas de.deformaciones unitarias interme
dias. En esta zona del diagrama es necesario, 
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por su gran curvatura, calcular dos puntos como 
mínimo para defmirlo • 

Al final del ejemplo se muestra un diagrama 
dibujado a escala con los valores ·obtenidos. 
Con este diagrama, puede conocerse la rcsis· 
tencia de la seccibn para cualquier combirlación 
de P y M. Para fines de ilustración, al fmal del 
ejemplo 6.1se muestra la obtención de la resis· 
tencia de la columna cuando la carga ~etáa con 
una excentricidad de SO cm. 

La carga obtenida de esta manera es la resis· · 
tencia nominal de la columna usada en el ejem· 
plo P •. Para obtener la carga de diseño, sería 
necesario multiplicar la carga anterior por el 
factor de reducción, ,P, que, según el Regla
mento ACI S 18-83, para el caso de flcxocom
presión vale O, 70 para· columnas de estribos y 
O. 7 5 para columnas con .refuerzo lielicoidal. 
El Reglamento citado permite incrementar el 
valor de· .p , hasta el valor que corresponde a 
flexión pura, cuando la carga axial et pequeña; 

El procedimiento descrito anteriormente 
puede aplicane a secciones de otras formas y .. · 
con d!rerentet hlpótetlt tlmpllflcadons. Tarn· 
bi~n puede aplicarse definiendo las caracterís
ticas geométricas y mecánicas de la scccibn 

. por medio de literales, lo cual tiene la ventaja 
de que se obtienen diagramas &dimensionales 
que sirven para cualquier sección de esas carac
terísticas. Esto se ha hecho tanto con lat hipó-

. tesis del Reglamento ACI 318-SS como con las 
NTC 77 del Reglamento del D. F., para obte
ner diagramas de interacción de uso general. 
En d Apéndice C se presentan algunos deJos 
calculados por Roberto Meli y Mario Rodrí
guez [6.2], aplicando las hipótesis del D.F., 
para secciones rectangulares y circulares. Estos . 
dhi.gramas cubren la mayoría de las secciones 
que se encuentran normalmente y timplifican 
de manera notable el cálculo de retiltencias a 
flexocompresibn y flexotensibn. Sólo et nece
sario calcular el diagrama de una sección dada 
cuanJo dicha sección difiere mucho de lu que 
aparecen en los diagramas adimensionales dis
ponibles y la precisión que se obtiene interpo
lando no es suficiente. Las NTC 77 contienen 
diagramas parecidos. 

··-··-·······---



En la referencia 6.1 se proporcionan dia
gramas de interacción adimensionales basados 
en las hipótesis del Reglamento ACI S 18-77, 
que son semejantes a las del Reglamento ACI 
!118-8!1. . 

La obtención ele diagramas de interacción 
adlmenalonaleo como. loa de lu referencias 6.1 
y 6.2 se hace normalmente con la ayuda de 
computadoras electrónicas. Esto permite calcu· 
lar fácilmente un gran n6mero de puntos de 
cada diagrama, por lo que ·&toa quedan perfeo
tamen te dermidos. 

6.!1.2 Obtmci6n thlt!. resutmciG por 
tant•os utüizando hip6km . 
simplificadorGs 

El procedimiento descrito en la sección an· 
terior, que consiote en obtener la resistencia a 
partir del diagrama ele interacción, es apropiado 
cuando se va a determinar la resistencia de una 
sección para distintas combinaciones de PyM, 
o para diotintas excentricidades de la carga 
aplicada. Cuando se trata de calcular la resis
tencia para una sola combinación de P y M, re· 
sulta más conveniente el procedimiento de 
tanieos descrito en esta aección. 

Este procedimiento consiste en calcular los 
valores de P y de M para una configuración su· 
puesta de deformaciones unitarias, de la misma 
manera que en el ejemplo 6.1. Se ·determina 
después la excentricidad, e =M/P, y se compara 
con la excentricidad de la carga externa. Si 
coinciden ·las dos excentricidades el problema 
está resuelto, y si no coinciden se hacen otros 
tanteos cambiando la configuración de defor
maciones unitarias hasta lograr la coinciden· 
cia. Se ve que el procedimiento es básicamente 
el miamo que el usado en el capítulo 5 para 
calcular la resistencia en flexión. La diferencia 
estriba en que para flexión se procede a tantear 
huta que C sea igual a T (lo cual equivale a 
la condición · P = O y e = oo ), mientras que 
para flexocompreaión se tantea hasta que M/P 
sea igual a la excentricidad buscada. 

. En el ejemplo 6.2 se ilustra este procedimien· 
to aplicado a una sección rectangular con re' 

fuerzo asimétrico.. El ejemplo se ha resuelto 
mediante las hipótesis oimplificadoru del Re
glamento ACI !118-8!1. En d primer tanteo, la 
excentricidad que corresponde a Jos· valores 
obtenidos de las acciones internas P y M es de 
!11.6 cm; la cual difiere de la excentricidad de 
la c:ar¡a, que es de 40 cm, como· oc indica en 
los datos del problema. Para aumentar la ex· 
centricidad, en el segundo tanteo se disminuyó 
la profundidad del eje neutro, con lo que la 
excentricidad resultante coincidió con la ex· 
centricidad dada como dato. La carp. que pue
de resiatir la sección, por consiguiente, es el 
valor de P • obtenido en el segundo tanteo, o 
sea 104.4 ton. La carga de diseilo se obtendría 
multiplicando este valor de P • por el factor de 
reducccióri .¡, que, para este caso, vale O. 70. 

6;3.!1 Procedimiento generGI 

En las secciones anteriores se ha Indicado la 
manera de obtener las acciones internas má· 
ximas en una sección, utilizando hipótesis. 
simplificadoras referentes ala deformación uni· 
taria máxima útil del concreto y al diagrama de 
esfuerzos de compresión. Ea posible emplear 
también. el procedimiento general deacrito en 
la sección 5.6 para el caso de flexión, el cual 
es aplicable para cualquier. diagrama esfuer· 
zo-deformación· .tanto del concreto como del 
acero. 

En la figura 6.4 se ilustra la obtención de los 
valores de P ,¡ y Mn para una sección determi· 

. nada suponiendo el estado de deformaciones 
unitarias indicado en la figura 6.4b. Las curvas 
esfuerzo-deformación del concreto y del acero 
son las de la figura !1.14 (capítulo 5). Aplican· 
do d procedimiento para distintas configura· 
ciones de deformaciones unitarias, se obtuvo 
el diagrama de interacción de la figura 6.5. 

Debe obserilarse que, para obtener los valores 
correspondientes a las resistencias, es necesario 
hacer tanteos variando la deformación máxima 
en el concreto, pero manteniendo la excentri· 
cidad constante, hasta obtener un valor má· 

· ximo de M., tal como se hizo en la sección 5.6 
en el caso ·de flexión ·aimple. De ah{ que en la 
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DATOS 

...... 40am 

!' • • 350 kg/cm2 

{, .. 4 200 kgfi:m2 

, •40cm 

Ollculo do ,..,,_,. 119 

A . .. 
A,;"' 2 barru del No. 6 • 5.8 cm2 

A, "' S barru del No. 8 • 15 an2 

• • • 1 

ler. TANTEO(c=25CM) 

• • 

. . . ~ 
1 _ió t 

. f. . . !150 . - .. ) ( .) .·. . . 
1 400 •"" 1.05- 1400 25=0.8c'"20cm(figura5.6) 

Por triángulos semejantes: 

. = 0.003X20,. 00024> · 
tu 25 • t7 

""O.OO!IX20 -000·24 > 
En 25 • . c 7 . 

Earuerzoa en el acero: . ' 

f, 1 = /, 2 ,;, [ 1 '"4 200 kg/cm• 

Fuerzas en el acero: 

F 1 =A,.¡,,= 5.8 X 4 200= 24 400 kg=24.4 ton 
Fi =A, 2f,z = 15 X 4 200= 6!1 000 kg=6!1.0 ton 



EJEMPLO 6.2 (Contliiucllm) 

Fue!Za en el concreto: 

c. = 0.85 X S50 X 20 X SO= 178 000 kg = 178 ton 
P "'c. + F 1 - F2 = 178.0 + 24.4-65.0"' 1S9.4.ton 

Cüculo del momento: 

Fu....,. (to11) 

c. •178.0 

'•" 24.4 
'• .. 65.0 

Brazo(em) 

15 
20 

. 20 

.. .M....4418 "16 ..... 40 11 P 159.4 =., · c:m..- cm 

2o. TANTEO (e • 20 CM) 

• 
60 

••• . 
1 30 

Mommto (to ... .,.) 

2670 
488 

1260 

.a =0.8c = 0.8 X 20 = 16 a:n (figura 5.6) 

Por triángulos aemejantes: 

_ 0.003 X 15 =O 00225 > 
E,a- 20 • Ey 

tu= o.oo~: 25 = o.OOS75 >E y 

Esfuerzos en el acero: 

¡,. = ¡,2 ={y = 4 200 kg/c:m2 

., 

. 



Jiltlfl.,.tol COII d01 pCIIOI do IIJoootrt.lll/ftol e N'l'f ule/ 111 

EJEMPLO 6.2 (Contlnwclón) 

Fuerzas en el acero: 

F 1 • A 11f, 1 • &.8 X 4 200 • 24 400 kg• 24.4 ton 
F2 "'A, 2f12 •1!1 X 4 200• 6!1 000 kg'a 6!1.0 ton 

Fuerza en el concreto: 

1. C, "'0.8!1 X !1!10 X 16 X !10 .. 14!1 000 kg= 14!1 ton 
P" ia C, + F1 - F2 =14!1.0 + 24.4- 6!1.0 .. 104.4 ton 

Cálculo del momento: 

Fun:ra (ton) Brozo (cm) Mornmlo (to•crn) 

e, a 145.0 
Ft • 24.4 
F2 = 65.0 

M" 4 178 
e=-"' -c40cm 

p" 104.4 

17 
20 
20 

2450 
488 ' 

1260 

M,. • 4 178 ion-cm 

Este valor coincide con la excentricidad de la carga. Por lo tanto: 

figura ~.5 los dia¡¡ramas de deformaciones un!· 
tarias correspondientes a los distintos puntos 
del diagrama de interacción mostrados, tienen 
diferentes valores de deformación máxima· 
en compresión. 

6.4 Elementos con dos planos de 
simetría sujetos a carga axial y 
flexión en un plano cualquiera. 

6.4.1 Soluci6npor tanteos 

El problema consiste en encontrar el valor 
máximo de la carga axial· P que actúa fuera 
, de los'planoa,de simetría, a distanéiau. y e7 de 
elloa. Esta condición' es estáticamente equlva· 

j Pn .. 104.4 ton 

lente a considerar el elemento sujeto auna car
ga axial P y a dos momentos flexionantes, 
M, e1 P~, y M-y = Pey . 

Para un elemento de geometría y excentrici
dades· dadas, aplicando las hipótesis simplifica
doras o el procedimiento básico a. partir de 
características esfuerzo-deformación, por tan
teos sucesivos se puede obtener el valor máxi· 
mo de la cargaP que actúa a las excentricidades 
dadas. En la figura 6.6 se presenta un cálculo 
típico para una posición supuesta del eje neu
tro que, junto con el valor de e •• = 0.003, fija 
la distribu~ión de deformaciones unitarias, 
las que tienen valores constantes en secciones 
paralclat al eje neutro supuesto. En este ejem· 

·plo la zona sujeta a compresión tiene forma 
· trápei:ial. Se· calculan las· fuerzao, loa brazos 

·-· ·---· ............. ______ ;_ ____ ___,=-----

u 
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• 

!A 
110 • ---

B • • • .. +-30crn-+. 
· A~ •2 blrrn No. &m&.e cm2 

A, a a blrTn No. a =15 cm2 

lol 

DIIU'Ibucll>ft 
aupufttli dt 

dtfOI'mlciOMI 
unltarln 

lbl (al 

Puma 
honl 

ldl. 

llnlroo 
(cm! 

,,, 

Momontoo 
ho......, 

l:Fal'0 •138.8101r :I:MA•AI0 •1&.32 ,.....,. 
txc:entrlcldld •• •Mn!Pn •31.1 cm . 

Flpra 6.4 Evaluación de accloneolntcriono. 

y los momentos referidos a los ejes x y y. Se 
obtienen entonces valores de P, M. y M, para 
la posición supuesta del eje ncu tro. Si los valo
res de '• = M./P y ey "'M,/P coinciden con 
los dados, ·el problema está rcsuelto;si no, debe 
cambiarse la posición del eje neutro y repetirse 
el proceso hasta que se obtengan excentricida· 
des que coincidan con las dadas. El cambio en . 
la posición del eje neutro coniistirá en general 
en una trf,Slación y una mtación. 

El proceso descrito predice satisfactoriamen
te la resistencia, pero es muy laborioso. La 
convergencia es lenta debido a que los valores 
de las excentricidades son muy sensibles a pe
queñas variaciones en la posición del eje neutro. 
Sin embargo, para algunos casos particulares, 
se han desarrollado diagramas de interacción, 
mediante programas para computadora elec· 
trónica (6.2J. En la referencia 6.4 se presentan 
diagramas para resolver casos de columnas rec· 
!angulares y de columnas en. forma. de cruz. 
En la siguiente sección se presenta un procedí-' · 
miento aproximado. 

Breslcr [6.8) ha desarrollado una expresión 
sumamente simple para calcular los valores má· 
ximos de la carga de compresión que actúa a 
excentricidades e. y~~ en secciones rectangu: 
lares con refuerzo simétrico. La expresión que 
propone es· 

(6.1) 

donde 

P0 = carga normal máxima que actúa a ex· 
centricidadcse,. y e1 ; 

P. • carga normal máxima a una cxcentri· 
cidad '• contenida en un plano de 
simetría (e y =O); 

P7 '" carga normal máxima a una excentri· 
cidad e7 contenida en un plano de 
simetría normal al anterior (e • .. O~ y 

, P0 '" carga axial máxuna que puede reiis· 
tir el elemento (e; • e, .;. O). 
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Fi¡ura_ 6.5 Diagrama de lnteracclón para el elemento ele la f'l"ra 6.4. 

f > ., 

Dlformtclonn \fte1tl111 
lmiltlltN¡) 

4000 
4000 
4000 

ElfuMnl · 
lkgfom'l 

p.;-70.2 con 

+ 20.00 + 10 + 22.5 • 2.0 
+28.06 o +25.154 o + 7.18 
+13.81 ·O +22.5 O 
•et.Bl .a +n.eo +3.ot .u.oo 
+ e.er -10 +22.& ..o.e1 ---• n.ee 

ld•toct. ... 
..... 1 

- 20.00 • 10 ... ,u.a - 2.0 
.. 20.00 o ...Z2.1 o 
-20.00- 10 -22.1 • 2.0 

,..,.,, .. 
ltonl 

d •. d, "'· ,f. 
Bluoa Momen1o 

leml Uon·nll 

"'· • 4.42 ton - m r·· . 4.42170.2 • o.oel m 
,,. 40.7con-rn .,. 40.7170.2. o.aam 

Fi¡ura 6.6 Cálculo típico para ~&na pooici6n <~&alq~&iera del eje ne~&tro; 
ficxi6n en dot direcciona. 
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Puede vene que la ecn ación 6.1. reduce el 
problema a una combinación. de soluciones 
más simples: dos de flexocompresión en un 
plano de simetría y una de compresión axial. 

Para elementos simétricos, con una . carga 
normal que actúe en un punto cualquiera del 
plano de la sección del elemento, d lugar gco· 
métrico de los valores máximos de carga axial 
que el elemento es capaz de resistir es una su· 
perficie de interacción (figura 6. 7) cuyas trazas 

. con loa planos 11 y )1 acrán los dia¡ramu de 
Interacción para flexión en una dirección que 
se han mostrado anteriormente. 

La expresión propuesta por Bresler represen· 
ta una familia de planos que. aproximart los 
puntos de la superficie de Interacción. Esta ex· 
presión es· válida para. valores de P. mayores 
que 0.1 P0 , aproximadamente. La ecuación 6.1 · 
verifica los resultados de los ensayes diSponi· 
bies dentro de un veinte por ciento de aproxi· 
macióri. · 

,. 

\ 

En la figura.6.6 se muestra que, para lapo
sición dd eje neutro eicOgida, la carga axial 
máxima se encuéntra a •• = 6.3 cm y lfy =58 

. cm, y vale 70.2 ton. Como ilustración de la 
aproximación que da la fórmula de Bresler, se 
encontraron los Valores de P,. = 295 ton, P1 "' 

7 8.5 ton y P0 = 514 ton, usando los diagramas 
de Interacción dd Apéndice C, utilizando f': 
igual a 238 kg/cm3 y /;¡ '" 4000 kg/cm3 • Se 
encontró así P,. a 70.5 ton, valor que coincide 
con el calculado con el procedimiento smeral • 

6.5 · Elementos sin planos de simetría 
sujetos a carga axial y flexión ea un 
plano cualquiera 

En este caso son aplicables tanto el procedi
miento básico como las hipótesis simplificad<' 
ras. Aunque es muy complicado resolver est, 
tipo de problema$ en una forma general, es 

•• ' p 

• • • •• 

• • 

Flll"n 6. 7 Superficie de 11\teraccllm~ 
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posible tratar casos particulareS, defmidos en 
geometría y refuerzo, para uno o varios planos 
de flexión. Un caso interesante es el de colum
nas en forma de L, las eualel ae emplean con 
alguna frecuencia en las esquinas de edificios. · 
F.stas columnas vienen resueltaa en la referen
cia 6.4. 

6. 6 Flexo tensión 
1 

Si bien no es frecuente encontrar elementos 
. aujetoa a flexotenaión, e.:bten algunas éítruc
turu, por ejemplo algunos depóaitos, !cuyos 
elemento• están aometidos aeate tipo deal:ción. 
La inforinaci6n experimental aobre flexoten· 
aión ea muy escasa. por lo que no exilt~ nin· 
guna teoría ya comprobada para calcular la 
reaiotencia. Sin embargo, es posible obtener 

. diagramas de interacción en la zona de flexo
tensión usando los procedimiento expuestos 
anteriormente para flexocompresión, con cier
tos efectos particulares que se describen con 
detalle a continuación. 

Si se admiten las hipótesis simplificadoras 
usuales, y se considera una curva esfuerzo-de
formación elastoplástica para el acero, se puede 
hacer la siguiente descripción cualitativa de la 
variación de las condiciones de deformación 
de un elemento .sujeto a una carga de tensión 

, con excentricidad constante, cuando la carga 
· .va.r{a desde cero huta llegar a un valor máximo. 

Las etapas de· deformación se muestran en la 
figura 6.8. 

Para valores pequeños de la excentricidad 
(figura 6.8a), las deformaciones a lo largo de 
la sección son todas de tensión. Una vez que 
el concreto se agrieta a deformaciones del 
orden de 0.0001, la tensión externa es resisti
da únicamente por el acero de refuerzo. Este 
estado se representa por la distribución de de
formaciones 1 de la figura 6.&. Al aumentar 
la carga. manteniendo la excentricidad cons
tante, las tensiones en los dos lechos de acero 
aumentan· proporcionalmente, hasta que el 

·acero del lado de la carga alcanza su deforma
ción de fluencia '(distribución 2)~ Phesto que 

l3 

la excentricidad es fija. al no aumentar la ten
sión en el acero que fluye, la tensión en el ace
ro del otro lecho permanece constante' Ea 
decir, la Unea que reprell!nta la dlatribudón de 
deformaciones gira en tomo al punto A, loca
lizado en el acero menos deformado. Eata eta
pa continúa hasta que la deformación en la · 
fibra superior ea nula (distribución S). Entre 
los estados 2 y S la carga.extema no aumenta. 
Más allá del estado 3 se producen esfuerzo• de 
compresión en la cara opuesta a la carga y se 
incrementa el esfuerzo en el·,acero de dicha 
cara. El incremento en tensión en cate acero 
debe aer mayor que la compresión reaultante 
en el concreto para que la tenaión total aumen· 
te. El valor máximo de la carga 1c producirá 
cuando la deformación en el concreto alcance 
su valor máximo, t <•, Esta condición ae repre
aenta por la diatribución 4 de la figura 6.&. 
El incremento de carga entre los estados 3 y 4 . 
generalmente es pequeño. 

La figura 6.8b muestra las distintas distri
buciones de deformaciones resultantes al in
crementar el valor de la carga. para cargas de 
tensión con excentricidades relativamente · 
grandes. Para una carga pequeña ( distribu
ción 1) se presentan deformaciones de tensión 
en el lado de la carga. y de compresión en el 
lado opuesto. Al aumentar la carga. mante
niendo la excentricidad constante, las fuerzas 
de compreaión y de tensión reaultante1 deben 
aumentar proporcionalmente. La diferencia 
entre estas doa fuerzas· ea peque!\ a. ya que ae 
trata de excentricidades grandes. Durante este 
proceso el eje neutro tiende a movene hacia la 
cara en compresión. Se Uega así a la distribu
ción de deformaciones 2, en que el acero del 
lado de tensión alcanza su esfuerzo de fluencia. 
Al ·aumentar la deformación, puesto que la 
tensión de dicho acero ptnnanece constante, 
el incremento en la tensión total se debe a una 
disminución en la compresión total de la sec
ción. Para que el incremento del momento sea 
proporcional al de la tensión, es necesario que 
la distribución de deformaciones cambie, como 
se. muestra en el estado S de la figura 6.8b. 
Esté procesó prosigue hasta el punto en que se 

·---·-----~------------
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alcanza la deformación máxima útil en com· 
presión del concreto (diatribudón 4). 

En la figura 6.8 e se presenta un diagrama 
típico de int_eracci6n par~ la zona de fl~oien· 
si6n, Se indic:'an en él los puntoi i:orr"pon· 

dientes a las distintas distribuciones de defor· 
macionea que se han mencionado arriba. 

Si el acero del lado opuesto a la carga está 
. muy cerca. !le la superficie (lo que ocurre para 
relacioneS peqúeilu de rec:ubnmielito a peral· 

,, 



... 

te), prác:tlc:amente no hay difcrcnc:ia entre los 
vüorcs de P que. ae obtienen de loa eatadoa 2, 
S y 4. Por el contrario al la relacl6n rccubri· 
miento-peralte ea grande, puede haber dife
rencias del orden .del diez por ciento entre las 
tcnlliones corrcspondientca a loa estadoa 2 y 4. 

La deacripc16n anterior ea almpUsta, pero 
de ella ac concluye que las hipótcais simplifica· 
doras aon it.plicablea huta un csqdo de tcDiión 

• . pura. En estC: caso, la tcnllión máxima que ac 
pue~ dcsarroBar es la que reaiste el acero, 
P ., A,f1 , ya que el concreto no resiste las de

. formacionea correspondientes. 
De acuerdo con la descripción anterior, la · 

resistencia en flexotenaión se alcanza cuando 
el concreto ae aplasta en compresión en un la· 
do, al mismo tiempo que las deformacionea en 
tensión en el lado opuesto son considerables. 
La posibilidad de una fractura del acero a una 
carga menor ea pequefta, ya que la deformación 
de fractura del- acero es del orden de !10 a 100. 
vece• la defo.nnac16n mhlma de compresión 
del concreto,. pata aceros torcidos en frío y 
aceros laminados ordinarios, reapectlvamente. 

En estos cálculos se desprecia generalmente 
el endurecimiento debido a la deformación del 
zccro de refuerzo. De tomarse en cuenta, cam· 
biarlan ligeramente los valores correspondien
tes de P y M, pero al despreciarlos se obtienen 
resultados del lado de la seguridad. · 

fg a280 kg/c:rn' 
'v•4000ka/Dm2 

A;a10cm1 
A,•1ocrn1 

En resumen, aplicando rigurosamente las hi· 
·pótesia simplificadoras acpuedetrazarfácilmen
te el dlqn.ma de Interacción, haciendo variar 
el valor de la carga normal deade un máximo en 
compresión huta un mhimo en tensi6n. A 

· modo de ejemplo se ha hecho esto para una 
sección con Igual área de acero en dos caras 
opuestas, utilizando lu hipótellis ACI. El dia· 
·grama de interacción correspondiente semua
ua en la fig. 6.9, donde se consignan tambim 
loa datos de la sección. El diagrama ac tru6, ob, · 
teniendo parejas de valoia (M, P) para distintas 
distribuciones de deformaciones unitarias. 

Las líneas que repreaentan estos estados de 
deformación giran todas alrededor del punto 
sobre la fihra superior en la cara de compresión 
que corresponde. a una deformación máxiJna 
de compresión del concreto, &co • 0.00!1. Se 
puede observar que el diagrama de interacción 
en la zona de flexo tensión aigue lógica y con ti· 
nuamente el trazo para flexocompmión, hutá 
llegar a un valor igual a A,f, para el cuo de · 
tendón pura. 

El diagrama de la figura 6. 9 representa en
tonces el lugar geom~trico de los valorea máxi· 
moa de carga normal que puede aer aplicada a 
una sección sim~trica cuando la excentricidad 
de la carga respecto al centroide geométrico 

. de la sección varía desde cero (punto 1 ), huta 
infinito (punto !1) para. una carga de compre-

P han) eompral6n 

2 

20 
M hon -mi 

4 
6 

100 ,P t&onl tentl6n 

Flpra 6.9 Diagrama de intcraccl6n para una 10cci6n olmt!trica (Hip6tcala ACI) • 
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. albn, y desde Infinito nuevamente huta una 
excentricidad nula (punto !1 ), para una carga 
de tenlibn. 

Loa cllagramu de lnteracclbn del Apáullce 
. e le obtuvieron algulendo un procedlinlcnto 

aemejante al deicrito anteriormente. · 
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Ejercicios 

6.1 Ut!U .. IIdo el dlo¡rama do lnteraccl6n delojom• 
plo 6.1, colailar .la car¡a c¡ue puede redlw la 
aeccl6n moatrada pan o""entrkldadn de 60 cm 
y de 6 ·cm. Calcuiar tambl6a el momento c¡ue 
puede realaw la acccl6a b~o una cup axial de 
250 ton. 

6.2 Dctennlnar por el procedimiento de tanteo• y 
111ando blp6teail dmpUflcadoraa, la reailtencla 
de la algulente lecd6n. para una excentricidad 

· de 20 cm hacia la cara con doa barru. 

r- 1 - ·a • • 
/, • 250 q/cm0 

40 30 
fy = 4200 q/cm0 

o ••• - A 1 = 6barraadc1No.6 
6 - -

2ti 1 

G.S Detennlnar el momento c¡ue puede reailtir la al· 
gulcnte aer.dóa por el procedimiento de tanteoa, 
uaindo lal hlp6tcala AC! o DF. Vcrific:ar el re
IU ltado obtenido con lu ¡ráficaa del Ap6ndice C. 

Plano de 
(floxl6n 

• • + o o 6 

' IP 20 

--*~-
1 20 

•• ~ • o 6 

... 

ic • 200 kglcm 2 

h '" 4200 tg/om• 

A, = 10barralde1Na.8 

P11 = 500 ton 

6." cilcular la car¡a axial c¡ue puede ralltlr la si
guiente acccl6n, 111ando lu ¡rálk:u dd Ap611dlce 
· C ·coa 1u blp6tedl ACI, al eaü 10111etlda a un 
momento dé io ton-m. · 

40 

, •• - 900 q¡...,• 
!, • UC)O k¡/aa0 

A 1 ,. 8barralcle1No.8 

6.5 Calcular loa momentoa de dlaello de la li¡ulente 
accci6a en cada uioo de loa dOI planos priaclpalca 
de llcxi6a cuaac!o athometlda a 111111carp axlol 
.Utlma.Pn "300 ton. 

-r • • • • 
• • 
• • 60 o • 
• • A 1 '" 16barralde1No.6 

• • • • 6 

40 



6.6 CliiA;)dar la Militada de clllello de la al¡ulenti. 
occclóD. 

.. 

1 38 

-+ ,....--¡..__---. 
•. • ! • 

• 1 .• lt 
1101+~+- ·+ 

• 1 • 
1 

• + • -+- 1 1 1 t . ' eo 
/', a SOO kg/cm • 
/y a 4 200 kg/cm 2 

A1 a 10 bonu del No. 10 

~,.,.,., lll 

6. 7 Obtener 1111 dlapama de bltencci6D Cll lleao- . 
compral6a de .la d¡Walte ICCCi6D, III&Ddo blp6-
telil llmpllflcldaru. 

•• •• 
1 

1 
• 1 • 

1 
1 

••• 1 ••• 1 

1 
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A11 • 4 bonu del No. 10 

An a 2 borru del No. 10 

/', • uoq¡cm• 
1, • 4 :ioo .,,...,. 

A11 • 6 buru del No. 10 

-----· -------
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CAPITULO 13 
Efectos de esbeltez 

'•, 

15.1 IDtrodacclóa. 1 15.2 Comportamleato y 
vulablca prtaclpalea. 1 lU M~tocloa de cllmea· 
aiolwDioato, 1 11.4 OOculo de loo ofe- de 
nbeltea. /11.6 EJempiOI. · 

1 S.l lntroductión 

Se entiende por efecto de esbeltez la reduc· 
ciónde resistencia de un elemento sujeto a com· · 
presión axial o a flexo-compresión, debida 
a que la longitUd del elemento es grande en 
comparación con las dimensiones de su sección · 
transversal. Para ilustrar este cfecto,.consid~
rese una columna articulada en sus extremos, 
sujeta a carga axial y momento fléxionante (fi· 
gura lS.la). Está columna es equivalente al 
sistema mostrado en ·la figura 1 S.lb, y tiene 
el diagrama de momentos flexionantea de la 
figura lS.lc. Al aplic&J' la cargaP al sistema de 
la figura 18.1 b, éste ie deforma, como se mues· 

M 

1+1 

M r p 

p 

tra en la figura l!l.ld, y, como consecuencia 
de ata defonnación, aumenta la .distancia de 
la Unea de acc16n de las cargu P al eje de la 
columna, lo cual equivale a que crezca la excen· 
tricidad de la carga en una cantidad y. Por lo 
tanto, el momento flexionan te real en una ICC· 

. ción cualquiera de la columna es: 

M~Pe+Py=P(e+y) 

El momento es máximo, para cate ejemplo, a 
la mitad de la altura, donde alcanza el valor: 

M =P(e+ ,., 4.) 

Como consecuencia de los momentos adi· 
cionalea Py, la resistencia del· elemento ae redu· 
ce reapecto a la resiatencia que tendr{asi IÓlo · 
se aplicase el momento Pe. Esta reducción de 

. resistencia se conoce como efecto de esbeltez. 
Este se presenta'cualquiera que sea la longitud 
del elemento, pero es importante únicamente 
en elementos cuya relación longitud-peralte es 
grande, o sea, en elementos esbeltos. Sólo en 
estos elementos la magnitud de los momentos 
adicionales, Py, es significativa en relación con 
los momentos Pe~ 

La reducción de resistencia por eabeltcz 
puede deberse también a desplazamiento late· 
ral.relativo entre los dos extremos de la colum· 
na, como sucede en marcea no contraventeados 
sujetos a carga lateral o que presentan asime
tría en carga o en geometría. En la figura 1S.2a 
se muestra Un marco de este tipo. La columna 
A-B de este marco tiene el diagrama de momen-

l-¡ 
1 1 

-~ 
f-¡-1 
1 1 
1 

t 
p 

1+1 

. lol lbl lo: ldl 1•1 ,, 
Fisura 13.1 Momentoa adicionalea en una columna por erecto de eabeltez. 
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Punto de 
lnfloxl6n 

Figura 13.2 Momentoo adlcionaleo en una columna por efecto del deopiuamlcnto 
lateral relativo (vip de rigidez infinita). · . 

tos de primer orden mostrado. en la figura 
1!1.2b. (Se entiende por .momentos de primer 
orden los que no consideran las ele formaciones 
de la columna.) Por efecto del desplazamiento. 
·lateral ralativo entre los extremos de la colum
na (figura 1!1.2c) se presentan en la columna 
A ·B los momentos de segundo orden mostrados 
en la figura 18.2d. (Se entiende por momentos 
de segundo orden, los momentos adicionales 
debidos a las deformaciones de la columna.) 
El diagrama de momentos tDtales es el de la 
figura 1!1.2 ... El caso representado en la figura 

_¡" . t 

13.2 corresponde a un ejemplo hipotético~ 
.. el que la rigidez de la viga superior es inf~ 
o sea, que la columna está empotrada en 1111 
dos extremos. Cuando la rigidez de la viga f1i 
finita, los momentos adicionales .son diferenul 
en los dos extremos de la columna, como tit 
muestra en la figura 13.3. Los momentos liJIII: 
cionales se pueden calcular aplicando la caiJI! 
P en el punto de inflexión de la columna,~ 
multiplicando dicha carga por el desplazam~ 

. to. de los extremos respecto al punto de IDD!Ii 
xi6n. La reducción de resistencia por esbdiCII 

. ' 
! 

Flpra lS.S Momento• adlc.lonalc• en una columna por efeCto del dnpluamlento 
lateral relativo (vlp de rigidez finita). 



a mayor cuando los extremos de la columna 
·' ' pueden sufrir desplaZamiento lateral relativo, 
L c¡ue cuando están restringidos contra el men
l cionado desplazamiento. 

En la figura 18.4b se ha trazado con línea 
: llena el diagrama de interacción de una colum
. 1111 corta en la que los efectos de esbeltez son 
ilapreciablea.' Si en esta columna se aumenta 

.>Ja carga progresivamente,. manteniendo cons-
¡¡¡; tante la excentricidad, las combini.ciones de P 
j\1 y M quedan representadas por la recta 0-1. La 
~~ iatersección de la.recta 0-1 con el diagrama de 
il!,: lllteracción representa la reaistencia de la co
!ll' .. m na corta. Si en una columna esbelta, como 
'r•·. . 
~ la de la figura 1S.4a,la carga aumenta progre-
~~~ slvamente en la misma forma, las combinacio
,o 11e1 de P y 'M quedan representadas por! a curva 
.,,_, 0-2. La diferencia en las abscisas de los puntos 
.~1i de las doa líneas correspondientes.a un nivel 
r! dado de carga,.se debe precisamente a loa mo-

mentos adicionales "-·. La reaistencia de la H •J 
¡ columna esbelta está representada por la inter-
1' sección de la línea 0-2 con el diagrama de in-

teracción. Como ·puede verse en la figura, es 
menor cjue la resistencia de la columna corta, 

En la figura-1S.4b se ha indicado también, 
, con línea de punto y raya, la historia de carga 
f de una columna sumamente esbelta que falla 
' por. inestabilidad. La característica de este tipo 

· i' de falla, es que ia carga aplicada alcanza.su valor 
·( - máximo··_antes, de qué laVnea que representa · 
~ la historia de carga corte al diagrama de interac-

1. 
¿, p 

·.¡ 

.i ,, 
•· 
~-

1 1 
1 1 

1 1 . 1 
!--i Ymóx 
1 • 1 

1 
1 
1 

1 1 
1 1 

p o 
(o) .,. 

1 

Componamllrtto y WJrlllb/11 prlrtc/ptl/11 MS 

ción. La falla, en este caso, ocurre por pandeo 
súbito del elemento, mientras que en el caso 
anterior, la falla· ocurre por aplastamiento del 
concreto, en forma similar a la falla de una 
columna corta. Debido a que los elementos de · 
concreto reforzado son de sección transversal 
relativamente grande, es raro que fallen por 

. inestabilidad, De ordinario, se presenta única-
mente una reducción de resistencia por efecto 
de esbeltez. En este capítulo se describen mé
todos para calcular esta reducción. de resis
tencia. 

15.2 Comportamiento y variablel 
p rinclpales 

El comportamiento de una columna que for· 
m a parte de una estNctura de concreto reforza· 
do es complejo, debido a que las estNcturu 
generalmente son monolíticas y a que las co· 
lumnas están restringidas por otros elementos 
estNcturales que influyen en su comporta-• 
miento. Se han realizado ensayes de columnas 
esbeltas que forman parte de marcos de con' 
creto. Sin embargo,· la interpretación de su 
comportamiento requiere un estudio pre\'io 
del comportamiento de estNcturas hipcrestá· 

· ticas y cae fuera del alcance·de este texto. S6lo 
se describirá aquí la influencia de algunas va
riables sobre la resistencia de columnas esbeltas 
que fomian parte de estNcturas. 

1.-Anlltlnole columne aorta 
2.-Ritiltlncll oolumn• ftbel• · 
3.-lnonlbllldld , 

lb) 

., Figura 1!.4 Comparación del comportamiento de una 
colurrlna corta, de una columna esbelta y de una co-
lumna que falla·por inestabilidad. · 
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(o) Vlgeo flexlbltt (b) Vlg01 rlgld01 

PIJIIIra ISJI Electo de la rl¡ldea fiexlonante de lu 
vlsaa que rcltrlnsen a una columna. 

a) Rigid~= a f/e><t'ón de lar uigar que · 
restrigen a la columna 

Mientras mayor sea esta rigide• a flexión, es 
mayor el grado de empotramiento o restricción 
de la columna en sus extremos y, por tanto, 
son menores las deflexiones de la columna y 
Jo¡; _momrntns ~ctif'iol1;•lr~ P)'. ·F.str c-fC"rtn Jlll<"· 

de verse en la figura 13.5, en la cual se compa· 

. M, M, 
p 

!al 
(b) 

. ; 

ran una columna restringida por vigas Oexiblt1 . 
(figura lS.&a) y otra reatrlnglda por vigas ri· · 
gidas (f~gura 1!1.5b). 

b) Rigidez a f/e><ión de ltJ columna. 1 
La rigidez a flexión de ·¡a propia columna: 

tiene influencia sobre la reducción de resi11-, 
cia por esbeltez, ya que mientras más rígida sa: 
la columna, son menores sus de flexiones y, por 
lo tanto, el valor de los momentos adicionala 
Py. La rigida: a flexión de la columna depende. 
prinCipalmente del tamailo de la'sección triNo, 
versal, del módulo de elasticidad del concreto. · 
del porcentaje de refuerzo longitudinal y de la. 
longitud de la .columna. El efecto combinado 
del tamallo de la aección trans,·ersal y de la loa· 
gitud¡ suele tomarse en cuenta en los métodos 
de dimensionamiento mediant~ el parámetro . 
llamado esbeltez de la columna, que se define· 
como la relación entre la longitud y el radio· 
de giro de la sección transversal. A veces, la .,.. 
beitez se define t.ambién en función de .la rei• 

"'c-it'm C'ntrc· la lonJ,~tud Y: ,In .dimcnJÍÓn menor 
de la columna. 

!el (di 

M,¡x 

Y mi• ~ Momentos 

adóclonoln Zl 
lel (fl 

Figura 15.6 Efecto de esbeltez en coiÚmna1 con doble curvatUra. 



e) R~laci6n d~ excentricidad~• en los 
dos ex tremas d~ Úl columna 'Y tipo 
dt curvatura 

I..a relación de excentricidades, o sea, la rela· 
ciún entre los momentos en los dos extremos 
·de la columna, influye en la magnitud de 
las de flexiones y, por lo tanto, en los momen· 
tos adicionales por esbeltez. Considérese, por 
ejemplo, el caso mostrado en la figura 1!1.6a, 
en el que los momentoa de apoyo sobre barra 
son del mismo signo, y el diagrama de momen· 
tos tlexionantes de primer orden es el indicado 
en la figura 1S:6b. La columna deformada tie· 
ne la forma mostrada en la figura lll.6c, y el 
diagrama final de momentos, que se obtiene 
sumando el diagrama de la figura lll.6b con 
los momentos adicionales P-y, es el mostrado 
en la. figura lll.6d. 'Puede verse que, en este 
caso, el moménto máximo de primer orden y . 
el momento máximo adicional,l"Ymtx• ocurren 
en secciones diferentes de la columna. Por con· 
siguiente, el momento máximo total no es la 
Nma de los momentos máximos de primer 
r segundo orden, sino un valor menor. Para 
que haya reducción de resistencia por esbelte• 
en columnas de este tipo, es necesario que los 
momentos adicionales sean lo suficientemente 
grandes para desplazar la sección de ·momento 
máximo, como se muestra en la figura l3.6d. 
Puede suceder que la columna no sea lo sufi. 
cientemente esbelta para que ocurra este des
P.Iazamiento. En este caso no habrá reducción 
de resistencia, como se muestra en las figuras 

p 

M, 

(+1 

M, M 
1' 

Col (b) !el 

1S.6~ y lll.6f. Cuando hay reducción de fe· 
sistencia, ésta es relativame;lte pequeña, ya que 
el momento máximo no difiere muchc- del 
momento aplicado en el extremo. 

Considérese ahora el caso en que los momen· 
tos Je apoyo sobre barra son·iguales y designo 
contrario (figura l!1.7a). Aquí, ·el momento 
flexlonante de primer orden es constante a lo 
largo de la. columna (figura 13.7b), y la co· 
lumna se deforma con curvatura simple (figura 
13. 7c). El momento máximo es igual a laauma 
del momento constante y el momento adicio· 
na! máximo P-y mtx, que ocurre a la mitad de 
la altura (figura 1!!. 7 d). En estas columnas 
siempre hay reducción de resistencia por 
esbeltez, cualquiera· que sea su longitud, y 
esta reducción es mayor que en el caso de la 
figura 13.6, puesto que el momento máximo 
total es la suma de los dos momentos máximos. 

d) Desplazamiento lateral relativo 
entre los dos extremos de la columna 

Se ha mencionado que las columnas pueden 
formar parte de marcos que no tengan posibili· 
dad de sufrir deformaciones laterales, por estar 
contraventeados o unidos a otras estructuru 
muy rígidas, o de marcos cuya resistencia a 
cargas laterales dependa excluaivamente de la 
resistencia a flexión de sus miembros, y que, 
por lo tanto, puedan sufrir deformaciones la· 
terales. También se ha mencionado que cuando 
los marcos pueden desplazarse lateralmente, 
los momentos adicionales son mayores que 

WimiiJt 
'::"-""+ 

1 
Py 

Momentos 
Ddlcloneltt 

(d) 

Fl¡u.n 1.9.7 Efecto de eabeltez en columna1 con curvatura tlmple. 
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cuando los marcos no pueden hacerlo. Esto se 
debe a que, en el primer caso, los momentos 
adicionales máximos se presentan generalmen· 
te donde 10n máximos lo1 momentos de pri· 
mer orden, como puede vene en laa figuras 
13.2 y lS.S. . 

La magnitud del desplazamiento lateral re· 
lativo depende de la rigidez a flexión de las . 
columnas y de las vigas de los marcos. Si la rigi
dez a flexión de las vigas es pequeña, en reJa. 
ción con la rigidez a Ocxión de las columnas, 
la rotación de loa ~xtremoa de las columnas es 
grande y aumenta, por lo tanto, el desplaza· 
miento lateral relativo; El desplazamiento late· 
ral tambi~n depende del tipo de carga que actúa 
sobre el marco. Por lo general, es m.ayor el des· 
plazamiento cuando el marco está sujeto a car· 
gas laterales que cuando está sujeto únicamente 
a· cargas verticales. 

Para valuar el desplazamiento lateral· debe 
considerane la estt'\lctura en conjunto y no so· 
lamente un marco por separado [ 13.11). Por 
ejemplo, considérese la estructura de la figura 
1 3.8, en la que existen muros r{gidos en los 
ejes A y D. Si actúa la fuerza horizontal F so· 
brc dicha estructura, los marcos By Cno sufrí· 
rán desplazamientos laterales importantes, a 
pesar de no estar contravcnteados, ya que lo 
impiden los marcos A y D que son muy rígidos 
por la presencia de los muros. Se supone en ea te 
ejemplo que existe una losa de piso lo suficien· 
temente r{gida para obligar a que todos los 
marcos se deformen en conjunto. El análisis 

Muro r'gldo 

A 
1 2 1 3 4 5 

8 

e 

D 

' Muro rfgldo 

Fl¡ura 13.8 f.slructura con muros rígidos. 

.... 

detallado de estructuras para valuár los despla· 
zamientos laterales está fuera del' alcanc~ de 
este texto. • 

'' · 1) Duración dr la carga 

Cuando la carga actúa por un periodo pro· 
longado de tiempo, las deflexiones aumentan 
por efecto de la contracción y el flujo plástico 
del concreto. Por Jo tanto, aumentan tambi~n 
los momentoa adicionales y la reducción de 
resistencia por efecto de esbeltez. La influencia 
de la duración de la carga es más importante 
mientras mayores sean las deflexiones adicio· 
nales. 

13.3 M~todos de dimensionamiento 

Del análisis anterior sobre la influencia de las 
distintas variables en la reducción de resistencia· 
por esbeltez, puede deducirse que la solución 
rigurosa del problema consiste en calcular lu · 
deflexiones adicionales y los momento• de se· 
gundo orden. La suma de estol momentos y 
de los de primer orden ca igual a los. momentos 
totales de diseño. Sin embargo, el cálculo de 
los momentos de segundo orden, que se conoce 
con el nombre de análisis estructural de aegurÍ· 
do. orden, resulta demasiado laborioso para fi. 
nes de dimensionamiento de estructuras cu~ 
m unes. 

Algunas de las razones que complican este 
· análisis son las siguientes. Es difícil evaluar con 

precisión las de flexiones de los elementos de la 
estructura en todas las etapas de carga, ya que 
debe tomarse en cuenta el comportamiento in·'·- • 
elástico del concreto reforzado y los efectos dd 
agrietamiento, contracción y flujo plástico. Las 
rigideces relativas de los elementos van'an con 
la etapa de carga, ya que algunos alcanzan su 
momento de nuencia antes que otros y. por lo 
tanto, pierden su rigidez más rápidamente. t:l 
análisis debe hacerse por aproximaciones suco· 

•&1 lector lntcreudo puede coruultar 1• tll\llente rdcrcnda.: 
E.lto~enblueth y L. Eucva, .. Folleto Complementario dtlllr· 
slamento del Di1trho Federal, Aná.li1i1 Sitmlco", edición dt 
la RruisttJ l'flltnllraÍI, Méxlco. 

1 
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Fisura 19.9 Incremento• auceaivo1 de defOnnaclonca 
. debido• a momentos de oegundo orden. 

sivas, ya que los momentos adicionales produ
cen dcflex'iones adicionales, las que a su vez. 
incrementan nuevamente los momentos. ·Por 
ejemplo, considérese que en la figura 15.9, la 
línea 1 representa la columna deformada por 
<fecto de los momentos de·primer orden; los 
momentos adicionales, Py1 , incr~mentan las 
deformaciones, y la columna deformada queda 

·representada ahora por la línea 2; pero esto 
incrementa los momentos adicionales que abo· 
ra tienen el valor P-n ; las deflexiones también 
vuelven a aumentar al aumentar los momentos 
adicionales, y así sucesivamente. El procedi- · 
miento de aproximaciones sucesivas se realiza 
calculando loa momentos y las deformaciones 
de la manera descrita, hastaquelosincrementos 
entre dos etapas sucesivas sean muy pequeños 
en comparación con los momentos totales. Pue· 
de suceder que el procedimiento no converja 
y entonces la estructura es inestable. 

Las consideraciones anteriores indican que 
un análisis de segundo orden sólo puede hacerse 
en forma expedita con programas para compu· 
tadora electrónica bastante elaboradoo. Por 
lo tanto, no suele usarse este procedimiento 
excepto en estructuras importantes en las que 
existan reducciones fuertes de resisiencia por 
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esbeltez. En este texto no se presentan método• · 
de análisis de segundo orden. El lector intere· 
sado puede consultar las referencias 1 S.l y 13.2. 

El dimensionamiento de ·columnas esbeltas 
en estructuras comunes ~uele hacerse con mé· 
todos simplificados, en los que no e1 necesario . 

· desarrollar análisis de segundo orden. Dichos 
métodos simplificados pueden reunirse en los 

. tres siguientes grupoi. 

a) Métodos de ampliftctJci6n de momentos 

Eotoa mhódoa conaiaten en obtener el valor 
de la carga axial, P, y el momento tlexlonante, 
M, en las columnu de una e•tructura por medio 
de un análl111 de primer orden, y dlmenalonar 
lu columnas para el. miamo valor de P y pllra 
un momento amplificado, 6M, donde a es un 
factor siempre mayor que la unidad. En la fi. 
gura 13.10 se ilustra este concepto. Si se des· 
preciase el efecto de esbeltez, la columna se 
dimensionaría para los valores de P y M, y su 
resistencia sería la correspondiente &1 punto 1 
del diagrama de interacción mo.strado con línea 

· punteada. Los incrementos de carga con un 
valor constante de la excentricidad estarían re· 
presentados por puntos sobre la línea recta 0-1. 
Para tomar en cuenta el efecto de esbeltez, la 
columna se diaeña para loa valorea P y liM, y 
su resistencia es la que corresponde al punto 2 

,. 

1 
6M 1 

-T 

M 

Figura l~tlO \'a1urca de dimemionamiento en lus 
métodos de amPlificación de momentos. 

e í 



del diagrama de interacción mostrado con línea 
llena. Loa incrementos de carga están represen
tados por puntos sobre la línea 0-2, en la cual 

· la excentricidad aumenta con el nivel de carga, 
puesto que el valor de 5 depende, en estos 
métodoa, del valor de la carga P. 

Un ejemplo de <!atoa métodos de wnpllflca
elón de momento• ea el preaentado en el Re
glamento ACI 818-88 y en lu NCT· 77 del 
Reglamento del Distrito Federal. 

b) Métodos del momento complementario 

En catos métodos, se calculan los valores P 
y M mediante un análisis de primer orden y a 
partir de estos valores se calcula la excentrici
dad e = M/P que tendría la columna si no hu. 
biese efectos de esbeltez. A esta excentricidad, 
e, se agrega una excentricidad adicional, e 1 , 

que es función de las principales variables que 
intervieñen en la reducción de resistencia por 
eabeltez. Al aumentar la excentricidad, el di
mensionamiento de la columna se hace para 
un momento total que es igual al momento de 
primer orden máJ.u'l momento complementa· 
rio que resulta de multipicar la carga P por la 
excentricidad adicional e;, El valor de la carga 
P no se modifica, 

,. 

'l 
M 

Figura lS.ll Valores de dimenaionamicnto en loa 
m~toclo• del momrnto eomplemontario 

En la figura 13.11 se muestra este concepto 
de dimensionamiento. El punto 1 del diagra
ma de interacción trazado con línea punteada 
corresponde a los valores de P y M con los que 
hay que diaef\ar la columna sin considerar el 
efecto de esbeltez. El punto 2 del diagrama de 
Interacción trazado con línea llena correapon· 
de a loa valorea de P y M con loa que hay que 
dlaef\ar la columna esbelta. Puesto que el valor 
de la excentricidad adicional es independien· 
te del valor de P, la línea 0-2, que representa 
incrementos de carga de la columna esbelta, es 
una línea recta, a diferencia de la línea 0-2 de 
los métodos de amplificación de momentoo, 
que es una línea curva. Sin embargo, los valo· 
res de dimensionamiento e¡¡ ambos métodoo, 
o sea, los puntos 2, son similares, 

e) Métodos del factor de redueción. 

En estos métodos se supone que la carga 
axial y el momento que i)ticde resistir una co· 
lumna esbelta son iguales a los que pued~ rr· 
sistir una columna corta, multiplicado• por un 
factor de reducción "(, que siempre es menor 
que la unidad. Porlo tanto, para fines de dimrn· 
sionamiento, los valores de P y M obtenido' 
·de un análisis de primer orden se dividen entre 
el factor "(, con lo cual se obtienen valorn 
amplific~dos, para los que se dimensiona ~ 
columna. 

Este concepto dé dimensionamiento se ilu¡,. 
tra en la figura 1 3.12. El punto 1 corresponde 
a los valores de P y·M con los que hay que di- '' 
señar la columna corta y el punto 2, a los de ' ~ ,11 
la columna larga. '· 

·En este caso, no se considera el 'cambio ce ·n . 
la excentricidad causado por las deflexiona .~ 
adicionales y los momentos de segundo ord<G. ~ 
Por lo tanto, en estos métodos es menos precia · !j 
la representación del comportamiento del• co
lumna que en los dos métodos anteriores. Poi 
esta razón, actualmente se tiende a abando!Uf 
este enfoque del problema. El Reglamento .-\0 
de 1963 presentaba un método basado en (~ 
tores de reducción; el cual se sustituyó rn 1911 " 
por un método dé ilinpÍi ficación de moment..._ 
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Fl¡ura 15.12 ValoRa de dimensionamiento en loo 
riathOdo• del factor de reducción. 

La exposición detallada de los métodos de 
cada grupo resultaría demasiado ex tensa y 
de poca uiilidad. Sólo se presentan aquí, por 
lo tanto, loa m~todos del Reglamento ACI918' 
89 y de las NTC.77 del Reglamento del Diatri· 
to Federal, que aon muy similarea. En ambo• 
casos, la presentac.ión de este capítulo se limi· 
ta al cálculo de los momentos amplificado• 
con loa cuales se deben dimensionar los cié
mento•. 

19.4 Cálculo de los efectos de esbeltez 

19.4.1 Método del Reglamento AC13Í8-83 

Es un método de momento complementario 
que está basado en el análisis elástico de ele
mentos esbeltos sujetos a carga axial y flexión, 
los cuales se denominan frccuenteinente "vigas·· 
columna". El análisis riguroso de estos elemen
tos se puede efectuar aplicando una ecuación 
diferencial de segundo orden o un procedimien
to numérico de aproximaciones sucesivas. Sin 
embargo, el análisis simplificado indica que el 
momento máximo en una viga-columna que 
se deforma en curvatura simple puede calcu
larse aproximadamente con la ecuación: 

· · Pa
9 M.nb =M, + 1 - (P/P,) ( 13.1) 

Oilcule do lo1 t/oCtol do o1Hlto1 SU 

donde Mo y a, son el momento y la deflexicín 
máxima de primer orden, respectivamente, P 
es la carga axial, y ~ es la carga crítica de 
Euler.• 

En el caso de vigas-columna que se deforman 
en curvatura aimple, y que tienen momentos 
Iguale• en ambos extremos, lA ecuación !S;J 
puede aproximarse por la ecuación: 

-=---=M~· ,..,.. 
Mm"' = 1 - (PJP,) • ( 19.2) 

y para otros casos, por la ecuación: 

(IS.S) 

donde C.. es un factor que hace équivalente el 
diagrama de momentos flexionan tes del elemen
to, al dia¡¡rama de un elemento con momentos 
iguales en ambos extremos. La ecuación lS.S 
puede expresarse en la forma: 

(13.4) 

donde 

6 = i -(P/P,) (13.5) 

El término li de la ecuación 1S.4 es el factor 
de amplificación de momentos mencionado 
en la sección !S.S. Los rrsultadoa de análiaia 
teóricos y las mediciones efectuadas en enaa~ 
yes de marcos de concreto reforzado, indican 
la conveniencia de distinguir entre los mo
mentos producidos por carga que no provo
can· desplazamientos laterales de la estructura 
y los momentos producidos por cargas que si . 
los provocan, y de establecer factores de am
plificación distinto• para ambos tipos de 
momentos. Por lo tanto, el Reglamento ACI 

• Para un tratamiento dc1 problema ele pandeo, que Incluya la 
definición d.c carp cn'dca d. e Euler, consáltciC al¡ún texto 
c~claliZado~ como por ejemplo, S. P. Timolhcnko y J. M. 
~re, "Thcory of Elastk Stabllity". Se panda cdlci6n, McCraw· 

· Hill, 1961, Nueva York. 



S 18-8!1 establece que loa elementos ac dimen
sionen u11111do la carga axial, Pu, afectada del 
factor de carga y obtenida de un anlillsia elás
tico convencional de primer orden, y un mo' 

.mento amplificado M, definido por la ecua· 
d6n: 

(111.6) 

M26 es el mayor de los momentos en los ex· 
tremos del elemento producido por cargas que 
no provocan desplazamiento lateral apreciable 
y M2, es el correspondiente a cilrgas que sí 
provocan dicho desplazámiento. Al final de 
cata sección se hace un comentario .sobre lo 
que puede considerarse un deapla,zamlento Ja. 
teral apreciable. 

Loa factores de amplificac16n a quedan de- . 
finidos podas siguientes ecuaciones: 

Bb • 
c .. > 1.0 

Pu 
1---

~e 

(U1.7) 

6, = 1 > 1.0 

1-
:¡;P. 

~ EP, 

{13.8) 

Para estructuras no contraventcadas, o sea, 
que pueden aurrir desplazamientos lateralea, 
deben calcularse 6b y 61 ; para estructuras con· 
tra\'enteadas puede considerarse que 51 vale 
cero. Puede verse que la ecuación 13.7 es igual a 
la IS . .!I conlalnelualón 6nlcantentedelfactor de 
reducción ~ que tiene los valores indicados en 
la sección 6.3.1 para miembros sujetos a flexo
compresión. La ecuación 13.8 se deriva también 
¿e la 13.5, haciendo C., igual a uno y sumando 
las cargas P u y Pe de todas las columnas de un 
piso en vez de considerar cada ·columna en for· 
m a aislada. Esto último se hace para tomar en 
cuenta que cuando las columnas están unidas 
por una losa rígida que trabaja como diarragma 
horizontal, todas tienenelmismodesplazamien· 
to lateral. A continuación se presenta la forma 

de valuar C.,· y P., términos que apareceh·en 
lu ecuaciones 1!1. 7 y 1!1.8. 

Valuación d11 C,.. En el Método ACiae pro· 
ponen laa siguiente• expresiones para calcu· 
!arlo: 

Para elementos sin posibilidad de desplaza· 
miento lateral rélativo v sin carps tranavcraalea 
entre aus apoyos, 

(1.!1.9) 

pero nomenorque 0.4. 
Para elemento• con posibilidad de desplaza· 

miento lateral relativo o con cargas transversa· 
les entre sus apoyos, 

c ... ¡; (U. lO) 

Loa momentos M 1b y M» DOn loa momen
tos flexionantes en los extremos del elemento, 
siendo M,b el momento numéricamente,: 

. yor. El término 0.4 (M lb fM2b) es posith:~~&·, 
el elemento se flexiona en curvatura simpí'l!\- · 
negativo si se flexiona en curvatura doble. Ob· 
sérvese que cuando M lb" M,b, y CI elemento 
se flexiona en curvatura simple, el valor de C," 
e~ igual a la unidad, y la ecuación lS.S se trans
forma en la ecuación 13.2. ·Para el caso de 
columnas con desplazamiento lateral relativo 
entre sus extremos, el valor de e,. siempre es 
igual a la unidad, ya que en .Stas columnas. el 
momento máXimo de segundo orden ocurre 
en la misma sección que el momento máximo 
de primer orden, como sucede también en 
columnas con curvatura· al m pie y momentos 
i¡¡Uales en sus extremos. 

Valuación de Pe. La siguiente ecuación da 
la carga crítica de pandeo o carga crítica de 
Euler de elementos de comportamiento lineal, 

(13.11) 

donde E es el mbdulo de elasticidad del mat• 
ría!, 1 .es 'el menor momento de inercia éJ, 
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sección transversal, y k 1. es la longitud efectiva 
· de pandeo. La ecuación 13.11 no es rigurosa

mente aplicable a elementos de concreto 
reforzado, ·ya que su comportamiento no es 
lineal. Sin embargo, puede usane, en ·forma 
aproximada, si el. valor de El se calcula con 
una de lai siguientes ecuaciones, 

(13.12) 

Ó, 

(13.13) 

En estas ecuaciones, E, es el módulo de elas
ticidad del concreto, E,, el módulo de elastici
dad del acero, ~. el.mome.nto de inercia de la 
sección gruesa, 1,, el momento de inercia del 
refuer¿o respecto al eje centroidal de la colum· 
na, y P d es la relación entre el momento pro
ducido por la carga muerta v el momento total. 
La ecuación 13.13 es más sencilla de usar que la 
ecuación 13.12 pero no se recomienda para 
columnas con relaciones muy elevadas de re
fuerzo. El t~rmino ~~~ toma en cuenta que la · 
rigidez del elemento, la cual se puede medir 
en términos de E/; se reduce b¡jo la acción de . 
cargas permanentes de larga duración. 

La longitud efectiva de pandeo,lllu, depende 
del grado de restricción de la columna en sus 
.extremos y de la posibilidad de que exista des· 
plazamiento lateral relativo. J::n la figura 13.13 

) 

se muestran las longitudes efectivas de pandeo 
de columnas con condiciones idealel de restric
ción (perfectamente articuladas o perfecta· 
mente empotradas). En estructuras de concre·. 
to reforzado, las columnas ae encuentran 
restringidas parcialmente por los sistemas de 
piso,· sin que existan articulaciones o empotra· 
mientos perfectos. El grado de restricción 
depende de la relación entre las rigldccea de 
las columnas y del sittema de piso, la cual 
puede defmirse en la siguiente forma: 

(13.14) 

En esta ecuación, K es la rigidez E!fl; :Z: Kcot 
se refiere a las columnas que concu.Ten eh ún 
nudo en lá estructura; y l: Kp~so se refiere a los 
elementos que forman el sistema de piso y que 
están contenidos en el plano del marco estruc
iural que se a~aliza; o sea, que no se incluyen 
en ia suma las rigideces de las vigas perpendi· 
culares al.marco. 

El cálculo de la logitud efectiva de pandeo 
en función del grado de restricción, lj¡, puede 
hacerse utiliundo los nomogramas de la figura 
13.14, en los que lj¡4 y 1/!a son los valores de oJ¡ 
en los extremos A ·y B de la columna. Para va

. lores dados de 1/1 A y oVa ,las longitudes efectivas 
son mayores para columnas de marcos con po· 
sibilidad de desplazamiento lateral. Esto refleja 
el hecho de que los momentos de aegundo or
den son ma)tores en este tipO: de marcos, como 

.. -.. -.... ---·-----
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ya se ha tetlalado anteriormente. La Jongíiud 
efectiva de Ju columnas de elloa marcoa tiende 
a Infinito cuando la rigidez delalltema de piso 
tiende a cero, o sea, cuando las columnas están 
articuladas. En este caso se tiene una columna 
inestable. En cambio, en columnas siJÍ posibi
lidad de desplazamiento lateral, la longitud 
efectiva, k 1,. ; nunca es mayor que la longitud 
real, 1 •• Los nomogramu de la f¡gura 13.14 se 
desarrollaron para columnas de comportamien
to lineal, pero pueden utiliz-arse en forma apro
ximad_a para columnas de concreto reforzado. 

Una vez calculados los valores de G.. y de P,, 
de la manera descrita, pueden determinarse los 
factores de amplificación, 8, con las ecuaciones 
13.7 y 1 3.8, y el momento máximo de diseño 
con la-ecuación 1!1.6. En el caso de que los mo
mentos máximos se presenten en los extremos 
de las columl)as, Jos momentos de· primer or
den en los extremos del sistema de piso también 
deben incrementarse con el mi11111o factor de 
amplificación, ya que la resistencia del sistem~ 
de piso debe sor congruente con la de la.• co-
lumnas. · 

En el Reglamento ACI !118-8!1 se recomien
da que se tomen en cuenta losefectosdeesbel-

•A •• • 
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Merco. contreventeedos 

tez en columnas en las que el término Ir. lu /r n 
mayor que S4 -·12M 1 b/Mab, o que 22, según 

-ae trate, respectivamente, de rriarcoa sin despla· 
zamiento lateral o ~on desplazamiento lateral. 
El término r es el r-..dio de giro de la sección, 
que puede estimarse como 0.!10 veces el lado 
menor para columnas rectangulan:s, o 0.25 ve• 
ces el diámetro para columnas circulares. Cuan· 
do el valor de k lu fr es mayor que 100, no se 
permite el niétodo simplificado descrito en es
ta sección, sino que debe usarse un análitis de 
segundo orden. 

En este método se hace una diferenciación 
importante entre estructuras.quepuedan sufrir 
desplazamientos laterales importantes y las que · 
no pueden. Es por lo tanto necesario distinguir . 
ambos tipos de estructuras, Los sistemas estruc
turales a base de marcos no contraventeadot 
o sin muros de cortante, que estén sujeto·a··a 
·cargas laterales de sismo o viento, sí sufren 
despla1.amientos lateralet y para ellai debe ·in
cluirse el factor de amplificación 6,. También 
debe incluirse en estructuras asimétricas en 
carga o geometría cuando hi relación entre el 
desplazamiento lateral y altura de la columna 
es mayor de 1/1500. Cuando existen contra-
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Fi¡un ·13.14 Factore1 para obtener lu longitudet efectivas del pandeo. 



•ientos o muros ·de cortante suficientemente 
rígidos se reducen los desplazamientos laterales 
a ,.aJores muy pequeños y entonces puede 
considerarse que 8, vale cero. Para calcular si 
lua contravientos o muros de cortante son su: 
ficlentemente .rígidos, el Comentario al Regla· 
mento ACI318:83 rccon,ienda dos m~todos. 

¡,;1 primer· método consiste en calcular el 
índice de estabilidad 

(13.15) 

donde 

A. = desplazamiento lateral en el nivel de 
piso calculado en un análisis elástico 
de primer orden. · · 

H. =fuerza cortante en el piso considerado. 
h, = altura del entrepiso ~edida centro a 

centro de los pisos superior e inferior. 

Si el índice de estabilidad es menor que 0.04 
puede considerarse que los momentos debidos 

·a desplazamientos laterales no exceden del 5 
por ciento de los momentos de primer orden 
y que por lo tanto la estructura está suficiente· 
mente contraventeada. 

EJ segundo método consiste en calcular la 
rigidez de los contravientos o muros de cortan· 
te y compararla con la rigidez del sistema de 
columnas. Si el primero es por lo menos seis 
veces mayor que ~1 segundo, la estructura pue· 
de considerarse contraventeada, El cálculo de 
las rigideces de los contravientos, muros de cor· 
tan te y sistema de columnas puede hacerse con 
divenos grados de· precisión. Este cálculo no 
se incluye en ·el prese11te texto; puede consul
tarse la referencia ya mencionada de E. Rosen
blueth y L. Esteva o algún texto de análisis 
estructural o de ingenierl·a sísmica. 

13.4.2 Método de las NTC·77 del 
Reglamento del Distrito Fed~ral 

F.ste método es semejante al del Reglamento 
AC1 3-18·83. 
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También distingue entre estructuras que 
pueden y que no pueden desplazarse lateral· 
merite. Sin embargo, no separa los momentos 
debidos a las cargas que producen. el desplaza
miento lateral y loa momentos por cargas que 
no lo producen. Por lo· tanto·, ·el momento 
amplificado se calcula siempre con la ecuación 

(1!1.16) 

donde F1 es el factor de amplificación y M2 es 
el mayor de los momentos en los extremos de 
la columna, o sea, es la suma de los momentos 
M 2b y M2, de la ecuación 13.6. 

Para miembros que no puedan desplazarse 
lateralmente, el factor deamplificaei6nsecalcu· 
la con la ecuación 

c.. ;;.. 1.0 

¡-...!J..... 
P, 

(13.17) 

la cual e~ igual a la ecuación 13.5. ¡,;1 término 
Cm se calcula con laecua~ión 13.9,peroenvez 
de los momentos M 1& y M"' se usan los m o· 
mentas totalcsM 1 y M2 en los extremos de las 
colun\nas. La carg.l critica, Pc-, se calcula con 
la ecuación 

(13.18) 

Esta ecuai:ión es igual a la 13.11, usando la 
notaciór. H' para la longitud efectiva de pandeo 
e incluyendo d factor de· reducción Fa. Para 
calcular El,' las NTC tspecifican la ecuación 
13.13 únicamente. 

. Para miembros que puedan desplazarse late· 
ralmcnte sC utiliza la ecuación 

1 ·F. :1: __ _:_;;¡r. 1.0 
:u:. 

1-·--
l:Pc 

. (13.19) 

cquii;alentc a la 13.8. También debe calcularse 
el· factor de amplificación con la ecuación 
13J 7, como si la columna tuviera sus cxtre-
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mos restringidos lateralmente, y tomarse el 
mayor de los dos factores. 

Las recomendaciones respecto a loa casos 
en que pueden despreciarse los efectos de ea·· 
beltez, aquellos en que se puede usar el método 
presentado anteriormente, y a las situaciones 
en que se requiere un análisis de segundo orden 
son iguales a las del Reglamento ACI 318-83; 
nada más sustituyendo M 1b y M'lb por M1 y · 
M,, respectivamente. 

En las NTC· 7 7, la estructura puede consi
derarse suficientemente contraventeadacontra 
desplazamientos laterales si el índice de esta
bilidad calculado con lu ecuaciún 13.15 es 
menor que 0.08, o si la rigi~e~ de los contra
viento• o muros de cortante es pul' lo menos 
el 85 por ciento de la ri¡¡ide~ total de entrepiso. 
Se establece una restricción adicional respecto 
a la losa considerada como diafragma horizon· 
tal; su rigide~ no debe ser menor que diez veces 
la rigidez de entrepiso del marco a que perte· 
nece la columna en estudio. La rigidez de un 
diafragma horizontal con relaCión a un eje de · 
columnas se. define como la fuerza que debe · 
aplicarse al diafragma en el eje en cuestión para 
producir una deflexión unitaria sobre dichos 
ejes, estando el diafragma libremente apoyado 
en los elementos que dan restricción lateral 
(muros, contravientos, etc.). 

13.4.!1 Comentarios sobre los métodos 
AClyNTC 

Ambos métodos eran prácticamente iguales 
hasta que en el ai\o de 1988 se introdujo en el 
Reglamento ACl la modificación que consiste 
en considerar por separado el momento para 
la situación de marco contraventeado y el mo· 
mento para marco no contraventeado. Esta 
modificación se Justificó sobre la base, princi
palmente, de que el efecto de cobeltez es mucho 
mayor cuando los marcos se pueden desplazar 
lateralmente. En algunos ensayes de marcos se 
detectó que al aplicar el mismo factor de am
plificación a ambos tipos de momentos se ob
tenían resultados muy conservadores. Los· fac
tores 'de ampiificación té tales resol tan menores 

al hacer la diferenCiación entre. los dos mo
mentos. 

Sin embargo, como se ha planteado el mé· 
todo en el Reglamento ACI 518-83, se suman 
dos momentos, a ,M,b y a 2M,, que pueden 
corresponder a secciones distintas de una .c<>
lumna, ya que no necesariamente el momento 
máximo con marco restringido lateralmente 
actúa en la misma sección que el momento 
máximo con marco no restringido. Poi-lo tanto, 
el momento que se obtiene con la ecuaeión · 
13.6 es en muchos casoa mayor que el momen· 
to máximo. Esto hace que el método sea tam· 
bién conservador en este aspecto, pero en el 
Comentario 111 Reglamento ACI 318-83, al re· 
conocer este hecho, se estima que el error que 
se comete no es muy grande ya que cuando hay . 
desplazamientos laterales de la estructura los 
momentos M2, son generalmente mucho ma· 
y ores que los momentos M,b. 

18.5 Ejemplos 

15.5.1 Método del Reglamento AC/318-83 

En el ejemplo 13.1 se ilustra la aplicación 
del método descrito en la sección 13.4.1 a~ 
obtención de los momentos de di serio de Ull.l 

columna interior de la planta baja de una es
tructura, Se ha supuesto que la estructura está 
aujeta a carga por gravedad y sismo aimuhi
neamente, y que los resultados del análisis eo
tructural (no incluido en el ejemplo) indican 
que la columna en cuestión tiene una carga 
axial de 150 ton, y momentos flexionan tes de 
50 ton-m y 80 ton-m en sus extremos supe
rior e inferior, respectivamente; en el ejempl<> 
se indica la parte que corresponde a la carga 
por gravedad y la parte que corresponde a 
ailmo. También se ha aupueoto que la c:stnJC· 
tura no está con traventeada lateralmente y qur. 
por lo tanto, puede sufrir desplazamientos 
laterales. 

El primer paso en la solución del pmblem• 
es la determinación de las rigideces relativ> 
del sistema de piso y de la columna. 

1 
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EjEMPLO U.l Efecto de etlbeltei en "'"' columna por el m~todo del Re
•"""ento ACI Jl8-8J 

. 

DATOS 

. · 

1 . 

lr-~---r~E~Iw~K~~~n~ 

Dl--+---t--i---1 
cl---t---+--,Rt-.1-'t--i 400 

Dotollol 

al---+-+-f-
1
++--1 ~ s _, 

¡..- 8211 ~=F~* 
An • · n ár 1 na conoU·D ,...----, 

~+-6DO-t_!!8!:j"_!,o.~ 4lJ~ 
t Y Plant• 

0! L.J 
; 1• .Eoo ~[ i1 

400 n u 
1•¡ 400 

O • A 
• • d • ""' ¡¡,; 
1 

Corto 1-1 

. 

10 

360 

&DO 

. La estructura puede tetier desplazamientos laterales y se analiza en la di
rección O X. 

Acciones internas 

Materiales 

P. (cols. interiores)= 150 ton 
P. (cols. de borde)= 80 ton 
P.(cols. de esquina) =45 ton 

(MsA )b = 1 O ton·m 

(Ms,t)1 = 40 ton-m 

(MAR)b = 5 ton-m 

(MAs)1 "'65 ton-m 

Concreto,¡',= 200 kg/cm2 

Acero; f 1 = 4 200 k g/ cm' 

' , . . -

• ,¡ 

~ 
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EJEMPI.O 13.1 Continuación 
' 

MOMENTOS DE INERCIA 

a) Sistema de piso. Criterio de la eatructura equivalente· (cavítuln 1 S, 
ACI 918·8!1). 

1011 
1 • 

¡- 1 ' ! 1~0 
-· -·--·1--·-,·--·-EN 60 • ¡ya12.8 
- X 

12\Ll-1 
. 26 

-

Centroide: 
• 

4!=4t640cm 
4!=4 X 10=40 
e=40cm· 

_ 10X105X25 
5I- 25 X 40 + 105 X 10 12·8 cm 

Momento de inercia centi-oidal: 

11 = 10\~ lO' + 105 X 10 X 12.22 + 

r, = 462 000 cm4 

b) Columna: 

· 40 x so• 
l.t8 =lac- 12 

l.ta = lac = 720 000 cm• 

RIGIDECES 

25 X 40' 
12 

a) Para todas las columnas de los ejes b, e y d 
Nudo A: 

1/l.t =O, por tratarse de empotramiento 

Nudo B: 
Rigidez del sistema de piso: 

K be= lL.. = .. 462 000 = 770 can• tra /
1 

600 

+ 25 X 40 X 12.82 

. 
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EJEMPLO 13.1. Contlnuac/6n 

Rigidez de columnlil: 

K -!K- 720 000 = 1 800 cm, 
BC -/Be- 400 

KaA =··!&L,= 
IBA 

720 000 = 1.152 3 
625 cm 

,,, l: K00¡, 1 800 + 1 152 
1 9 '118 = = = :E K trabeo 770 + 770 · 

b) Para todu lu columnu de los ejes a y ~ · 
1/1 A =O, por tratarae de empotramiento 

,1, :E K colo 1 800 + 1 1.52 
YIB = t = =.3.8 

Ktrabeo 770 

LONGTrUDES EFECTIVAS DE PANDEO 

a) Columnas de los ejes b, e y d sin desplazamiento lateral 
Con >/lA '"O y >/18 '" 1.9, se encuentra en la figura 13.14a: 
k '" 0.64, Jet. = .0.64 X 600 = S84 cm 

b) Columnas de los ejes b, e y d con desplazamiento lateral 
Con >/lA '" 0 y 1/la = 1.9, se' eni:uentra en la figura 13.14b: 
le '" 1.20,/c/• = 1.20 X .600 a 720 cm 

e) Columnas de los ejes a y e sin desplazamiento lateral 
Con,¡,,. =O y >/la a S.S, se encuentra en la figura 1S.14a: 
k a 0.66, ltl. a 0.66 X 600 a S96 cm 

d) Columnas de los ejes a y e con desplazamiento lateral 
Con >J¡A • O y >/la a S.8, se encuentra en la figura lS.14b: 
k '1' 1.39, /el• a 1.39 X 600 = 834 cm 

VI!:RIFICACION DE ESBELTEZ 

a) Radio de giro 

r = O.SO X 60 = 18 cm 

b) Sin desplazamiento lateral 



EJEMPLO 13.1 Contlnuacl6n 

1 
!14 -12MM,b • !14 -12(- ..L) .. !14 + 6 • 40 

. 2b .· 10 

A!a_<34-12& 
r M,b 

( 
_ No es necesario considerar el efecto de esbeltez para este'caso. 

'-=.Jton-m 

e) Con desplazamiento lateral 

..!!!L = 
720

=40>22 , 18 

S( es necesario considerar el efecto de esbeltez para este ca.u·. Ademú 
como kl,.fr < 100 se puede aplicar eot~ m~todo. 

CALCULO DE FACTORES DE AMPLIFICACION 

a) 6b = 1 porque no es necesario considerar el efecto de esbeltez para este 
caso 

b) 1 6, =--:.---> 1.0 
1-··-I:_P._ 

<PI: P. 

(ecuación 1!1.8) 

I:P. = 150 X 6 + 80 X 10 + 45 X 4 = 1880 ton 

0.10 f~ A1 :" 0.10 X 200 X 40 X 60 = 48 000 kg < 150 ton 

Luego «P =O. 70 

El- E,l1 /2.5 
l+At 

E,= 15 ooo.¡¡r; = 15 ooo~ = 212 ooo kg/cm2 

l = · 40 X 
603 = 720 000 cm• , 12 

(ecuación 1!1.11) 

(ecuación 1!1.1!1) 



EJEMPLO 13.1 Contlnuacl6n . 

~d ... 0.10 

El• 212 000 X 720 ooo., 5 55 X io•o k _ , 
· 2.5 (1 + 0.10) · g cm ., 

Para las columnas de los ejes b, e y d: 

P. = 5.142 X 5.55 X 1010 

• 7202 =10.57 X 101 kg= 1057 ton 

Para las columnas de los ejes a y e: 

P.= 
5.142 X 5.55 X 10 10 

= 10.57 X 105 kg= 1057 ton 
8542. 

. :EP. = 12 X 1057 +.8 X 787 = 18 980 ton 

·Sustituyendo en la ecuación 1 5.8: 

8; = 1 al.l6 
' 1880 

1 - O. 70 X 18 980 .. 
CALCULO DEL MOMENTO AMPUFICADO 

' . 

M, = 8bM2b + 8,M2, (ecuación 1 5.6) 

M.= LO X lO+ 1.16 X 65 = 85.4 ton-m 

La rigidez del sistema de piso depende de 
varios factores, los más importantes de los cua
les son las dimensiones y la geometr{a de la 
viga y de la losa, el estado de agrietamiento 
de estos elementos, sus porcent~e• de refuerzo 
y las características del concreto. Es difícil to
mar en cuenta el efecto de todas estas variables, 
por lo que suele recurrine a diversas hipótesis 
simplificadoras. Un problema especialmente 
complejo ea el de definir la contribución de la . 
losa a la rigide:.~ del•istema de piso, en sistemas 
de losa y vigas. 

S 

Algunos estudios con computadora de es
tructuras idealizadas; constituidas por colum
nas y vigas rectangulares, indican que es conve· 
niente considerar el momento de inercia de la 
sección agrietada y tranoformada [18.9, 18.10) 
Sin embargo, no se han hecho estudios para 
determinar el ancho efectivo del patín, cuan
do existe una losa colada monolíticamente 
con la viga. 

En el ejemplo se calculó el momento de iner· 
cil. del sistema de piso, como el de una sección 
T homogénea, con un ancho efectivo del patín, 
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a cada lado del pafto del alma, igual al menor de 
los dos valores siguientes: cuatro veces el qpe· 
sor de la losa, o el peralte total de la viga menoa 
d espesor de la loaa. Este criterio es aemejante 
al que se recomienda para calcular las rigideces 
de sistemas de piso para fmes de determinación 
de momento• debid~a a cargas verticales. El 
m~todo tiene la ventaja de que no es necesario 
conocer previamente el porcentaje de refuerzo 
de la viga, ni .determinar cuáles zonas de la vi· 

· ga ae encuentran agrietadas y cuáles no. 
Para calcular la rigidez de la columna pueden 

usarse las ecuaciones 13.12 6 13.13, o puede 
calcularse el momento de inercia de la sección 
gruesa. De los estudios con computadora men
cionados anteriormente, se deduce que se ob· 
tienen mejores resultados cuando se usa la 

·ecuación 18.12. Sin embargo, el uso de esta 
ecuación presupone el conocimiento de la can· 
tidad de acero que se va a emplear y del recu· 
brimiento coúespondiente, datos que no se 
conocen hasta después de varios tanteos. En el 
ejemplo se ua6 el momento de inercia de la 
·sección gruesa de la columna. Siguiendo las 
recomendaciones del Reglamento ACI 318-83, 
se usaron la altura libre de la columna y el cla· 
ro centro a centro de las vigas para determinar 
los valores de las rigideces relativas. 

Después se calcularon los factores 1/1 que 
indican la relación entre las rigideces de lasCO· 
lumnas y del sistema de piso con la ecuación 
13.14. Aunque en el ejemplo sólo se analiza 
una columna, es necesario detcnninar el valor 
de 1/1 para todas las columnas del entrepiso ya 
que de él dependen la longitud efectiva de pan· 
deo y la carga crítica, y al aplicar la ecuación 
13.8 se necesita conocer la carga crítica de to· 
das las columnas. 

Los términos 1/1 se calcularon en ambos ex
tremos de las columnas. En el extremo supe· 
rior, el término I K, 01 inclure las rigideces 
relativas de las columnas en cuestión (columna 
A~B) y de las columnas del piso superior (co· 
lumna B-C), ya que estas dos columnas concu· 
rren en el nudo. El término I Kul¡fa. incluye 
dos vigas iguales que tampién concurren en 
el nudo, excepto' para·los ejes a y ·e en que sólo 

concurre una viga. El extremo inferior. de 
la columna está empotrado, por lo que puede 
considerarse que en dicho extremo exiaten vi· 
gas de rigidez infinita en comparación con la 
rigidez de la columna. Por lo tanto, el valor de 
1/1 es nulo. Conocidos los valores de 1/1, se de ter· 
minaron en el nomograma de la figura 13.14 
los valores del factor, le, los cuales, multiplica· 
dos por las longitudes reales de las columnas, 
dan las longitudes efectivas de pandeo. 

Obsérvese que para cada columna se deter· 
minaron dos longitudes efectivas de pandeo, 
una para la condición en que no hay posibili· 
dad de desplazamiento lateral y otra para la 
condición en que sí la hay. Esto se hizo as!, 
ya que el Reglamento señala que para el cálcu
lo de P, en la ecuación 13.7 se use la longitud 
efectiva de pandeo que corresponde a la prime
ra condición, mientras que para el cálculo de 
P, en la ecuación 13.8 ae u1e la que correapon· 
de a la segunda condición. 

Conocidas las longitudes efectivas de pan· 
deo, se verificó si era necesario considerar el 
efecto de esbeltez y en caso afirmativo, si era 
posible usar este método o si se requería un 
análisis de segundo orden. Se encontró que 
para la condición de desplazamiento lateral 
restringido no era necesario considerar cf cctó 
de esbeltez, ya que el valor de k/0 /r resultó 
menor que el de 35-12 M1b/M2b. El ténnino 
M1b/M2b es negativo según puede verse en el 
croquis del ejemplo. Para la condición de dcs· 
plazamicnto lateral no restringido, el valor de 
lcl.fr quedó comprendido entre 22 y 100. Por 
lo tanto, sí es .necesario considerar el efecto 
de esbeltez, pero no lo es efectuar un análisis de 
segundo orden. 

Después se calcularon loa factores de ampli
ficación. El factor 6b es igual a uno ya que nu 
hay efecto de esbeltez para esta condición dc 
carga. El factor 6, •e calculó con la ecuación 
13.8. La surria de las cargas P. se hizo para 
toda la planta de la estructura con las cargas 
mostradas en la sección de acciones internas 
del ejemplo, 

Se revisó si era posible usar un factor de re· 
ducci6n intermedio entre ·el que corresponde 



a flexión pura y a flexocompresión; el Regla
mento ACI permite hacerlo cuando el valor de 
; Pu ·es menor de 0.101: A1 , o sea, cuando 
.la carga axial es pequeña. No fue el caso del 
ejemplo y ~e usó un factor ; de o. 70, que co
rresponde a columnas de estribos. 

!'ara calcular Ei ae utUizó la ecuación 1S.lS. 
Aunque'se obtienen mejores resultados con la 
ecuación 13.12, d empleo de esta liltima re· 
quiere conocer previamente la cantidad de ace· 
ro y el recubrimiento, según se ha mencionado 
anteriormente,' El'módulo de elasticidad del 
concreto se ob~uvo con la ecuación del Regla· 
mento ACI para concreto de peso normal. El 
valor del término lid, que ea la relación entre 
el momento producido por carga permanente 
y el producido por carga viva, se obtuvo del 
análisis estructural y resultó de 0.10. Este valor 
suele s~r muy pequeño .cuando la estructura 
está sujeta a la acción de sismos o vientos fuer- · 
tes, como en este ejemplo, ya que los momen
tos en las columnas debidos a estas acciones 
son mucho mayores que los producidos por las 
Cargas permanentes. Es posible, en estos casos,. 
considerar que lid es igual a cero. 

Se cakularon las cargas críticas de pandeo 
de todas las columnas para sustituir su sumato
rio en la ecuación 13.8; El factor de amplifica
ción ~. resultó de 1.16 y el momento total 
amplificado, de 85.4 ton-m. Si se compara este 
momento con el de 70 ton-m que actúa en el 
extremo A de la columna, se ve que el incre
mento. por efecto de esbeltez es de 22 por 
ciento~ 

El refuerzo de la columna debe calcularse, 
pues, para que resista una carga axial do 150 ton 
y un momento flexionante de 85.4 ton·m. En 
el capítulo .15 se Uuatran los problemas genera-

- !es del dimensionamiento de elementos sujetos 
a combinaciones de carga axial y momento. 

En este'ejemplo se ha calculado el efecto.de 
esbeltez para una columna y en una oola di
rección. Pará la estructura completa deben re-

visarse todas :";.S colur .. nas en las dos direc
ciones. 

13.5.2 Método de las NTC-77 

En el ejemplo 13.2 se ha calculado el efecto 
de esbeltez para la misma columna del ejemplo 
13.1 usando el método de las NTC-77 del Re
glamento ·del Distrito Federal. Loa cAlculo• 
de lu rigideces de vigas y columnas, de loa 
factores 1/1 y de las longitudes eCeetivu de pan
deo son iguales y por lo tanto no se han repe
.tido en este ejemplo. Loa cálculos para verificar 
si ea necesario considerar el efecto de esbeltez, 
sólo se hacen en este método para el caso de ex
tremos con poaibllidad de desplazamientO l~tte
ral y también aon iguales al del ejemplo 1S.l. 

Se calculó primero el factor de amplificación· 
·de la estructura en su conjunto, o sea, consi
derando que todas las columnas se desplazan 
lateralmente la misma distancia. Para este cuo, 
el factor de ampliricaci6n se calcula con la 
ecuación 13.19 en la que intervienen la suma 

· de todas. las cargas de columna y la suma de 
todas las cargas críticas. En el cálculo de lacar
ga crítica se usó el factor de r-.ducción. F,¡ que 
corresponde a flcxocompresión de columnas 

· de estribo•. Se usó también el módulo de das· 
ticidad del concreto que señalan lu NTC. 7 7. 
El factor de amplificación que se obtuvo re
•ultó de 1.25. 

Despues se calculó el factor de amplificaciim 
para el caso de la columna aislada con sus extre
mos restringidos contra desplazamiento lateral. 
Para este caso, el factor de amplificaciónresuhó 
menor que la unidad, lo cual indica que el case> 
anterior es más desfavorable. 

El momento amplificado resultó ligeramen
te mayor con este método que con el del Re
glamento ACI 318-83, pero debe tomarse en 
cuenta que no son directamente Lomparables, 
sobre .todo por la diferencia en los módulos de 
elasticidad del concreto. 

• 



EJEMPLO 13.2 Resolución del ejemplo 1 J.J con ltU NTC-77 

Las rigideces y longitudes efectil'as de pandeo ton iguales a las del ejemplo 
. 1 3.1. La verifieación de esbeltez ea igual aJá del caso con desplazamiento la

teral. 

CALCULO DEL FACTOR DE .AMPLJFICA.CION CONSIDERANDO EL 
. MOVIMIENTO GENERAL DE LAS COLUMNAS 

F, = --.!.1--;;:,. 1.0 
1- l:P. 

'l:P, 

l:P. = 150 X 6 + 80 X 10 + 45 X 4 = 1880 ton 

p _Fa 7T
2 El 

e- (Íi)~ 

FR = 0.75 

E 
= E,/1 /2.5 

1 I+Ai 

E, = 1 O 000 .¡¡; .. 1 O 000 .j20o = 141 400 kg/cm2 

El = 141 400 X 720 000 _a 70 X 1010 k 2 
2.5 ( 1 + 0.10) ~. g-cm 

Para las columnas de los ejes b, e y d: 

(ecuación 13.19) 

(ecuación 13.18) 

(ecuación 13.13) 

P. =-0.75 X 3.14' X 3.70 X lO'" = 5.28X lO' kg=528 ton 
e . 7202 

Para la column~s de los ejes a y e • 

. " = 0.75 X 3.142 X 3.70 X JOIO ' r, 
834

2 = 3,94 X 1 O kg = 394 ton 

IP, ., 12 X !!28 + 8 X 394 • 9 488 ton 

Sustituyend<> en la ecuación 13.18: 

F.= ___J = 1.25 
1 - 1880 

. 9 488 

.. 
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EJEMPI.O 13.2 Continuación 
'· 

CALCULO DEL [<'ACTOR DE AMPLIFICACION CONSIDERANDO LA 
COLUMNA. AISLADA SIN.DESPLAZAMIENTO LATERAL 

' e, 
F.= :> 1.0 (ecuación 13.17) 

1-..&.. 
P. 

C..= 0.6 + 0.4 (M 1 /M,) :> 0.4 (ecuación 13.9) 

c., =0.6+0.4(- ~~)=0.314<0.4 ~· 10 ton-m 

c., =0.4 

F."' 
0.4 -·iM92< 1.0 

1 __ 150 
462 

V 70ton~ F. =1.0 

CA.LCUI.O llEL MOME.'VTO AMPLIFICADO 

Me= F,M, = 1.25 X 70 = 87.5 ton-m 
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EJERCICIOS 

1!. 1 Determinar el efecto de eabchez en la coiumna. 
del ejemplo 19.1, suponiendo que el marco e1tá 
contraventeaclo. 

1 !.2 Calcular el efecto de esbeltez en la columna lo
cldizada en la tn tersección de los ejes )).0 del 
ejemplo !S. l. Analice el efecto en la dim:ción 

Oy en el tramo inferior, N.poniendo que lai di· 
menalonct de lu columnu y lu visu ~ean lu 
mllmu que én el ejemplo 19.1. El marco no ••· 
tá contravcnteado en la dirección 0, 

!S.S Resuélvue el Ejercicio 18.2 ouponiendo que el 
marco está contraventéado~ 
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CAPITULO 15 

Dimensionamiento 
de columnas 

15.1 latroducclóa. 1 15.2 Recom..,clocloneo pa
ra el cllmenoloumlento de columau. 1 U.S 
Ayudu de ·dlseAo pan el dlmellllonamleato de 
columau. /15.4 Ejemplo&. 

15.1 Introducción 

En e ate capítulo a e trata el dimensionamicn· 
to de columnas dados la carga axial y el mo· 
mento que deben resistir. El comportamiento 
de columnas sometidas · a combinacionea de 
carga axial y momento •• analiz6 en el capítulo 
6, donde tanibl<!n ·ae expusieron diversoa prO:. 
cedimientos para determinar la resistencia de 
columnas cortas de dimensiones y tefuerzo da· 
dos. Los efectos de esbeltez fueron estudiados 

. en el capítulo 1 S. En los ejemplos desarrolla· 
dos en el presente capítulo se supone que di· 
chos efectos de esbeltez ya están considerados 
en los valores de la carga axial y el momento 
para los cuales deben proponerse secciones. 
adecuadas. Los métodos 'de dimensionamiento 

. utilizados están basados en el uso de diagramas 
de interacción. 

15.2 Recomendaciones para el 
dimensionamiento de columnas 

Ac!RO MfNIMO 

Loa porcentajes mínimos de refuerzo rcco· 
mendados para columnas son, por lo general, 
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mayores que los recomendados para Vigas. En 
loa reglamentos de construcción suelen espe· 
cificane porcentajes mínimos del orden de 
uno por ciento. Las NTC77 indican que la 
relación entre el área del refuerzo vertical y el 
área total de la sección no aea menor que 20/f, 
estando /.¡ expreaado en kg/cm1 • Tambiál ae 
recomienda usar por lo menos una barra en 
cada eaqulna de columnas no circulares y un 
mmimo de seis barras en columnas circularts. 

SI!PARACibN ENr'R! BARRAS 

·. Suele especificarse que la separación libre 
entre las barras longitudinales no sea inferior 
a l. 5 veces el diámetro de la barra, l. 5 véces 
el tamaño máximo del agregado, ni que 4 cm. 

HACES D& BARRAs 

Debido a que los porcentajes de refuerzo 
Uaados en columnu sori altos, a veces ea nece· 
sario recurrir. al empleo de haces o paquetes 
de barras, lo cual aimplifica el armado, como 
ae muestra en la figura 15.1. Ell general, se per· 

~· rv. 

• • 
Refuerzo 

c»nvencional 

Refuerzo 
convenclon•l 

Refuerzo con 
hocet 

·Fl¡u.ra '15.1 Suserenclu para el uao de hacca de vari· 
llu en vi¡u y colu~nn~. 



mlte utilizar hasta cuatro barras por haz, Las 
barras deben ligarse firmemente entre sí. Se 
considera que el área del haz es la suma de las 
áreas de las barras. La longitud de desarrollo 
del ház es igual a la de una barra individual 
incrementada en ciertos factores que dependen 
del número de barras por haz. Según el Regla· 
mento ACI S 18-83, el factor es 1.20 para haces 
de tres barras y l. SS para háces de cuatÍ'o ba· 
rras, Se recomienda no cortar todas las barras 
en un haz en la misma sección. Los haces evitan. 
el congestionami~nto del refuerzo, pero obli· 
gan a poner especial cuidado en los detalles de 
empalmes y dobleces. El recubrimiento de un 
haz debe ser el de una barra hipotética de tal 
diámetro que su área si:a el área del haz. Para 
las separaciones entre haces se hacen recomen· 
daciones semejantes. 

0ET A LU.S EN LOS CAMBIOS DE SECC lb N 

Es frecuente que se cambien las dimensiones 
de las columnas al pasar de un piso a otro de 
una estructura. En estos casos,las barras deben 
doblarse en forma gradual, para evitar compo· 
nentes desfavorables de esfuerzos. En la figura 
15.2 se muestran las recomendaciones que a 

Longl!ud do doss· 
rrollo 6 30 dlhotro• 
de 11 barre lonol· 
tudlnal 

Estribos ~ra rt1lsllr 
la componente hori· 
zontal dtt la fuerza 
da tent16n en 1• 
barras longltudlnalll 

Refuerzo especial da 
cuan· 

do 11 requiera en zonas 
lftmlcas 

~cm 

Refuerzo especial de 
confinamiento cu;,n
do se requiera en zonal 
sísmicas 

Flpra 15.2 Dcialles del rducn:o en los cambios de 
sección de columnas. 

este respecto se preoentan en la ref~rencia 15.1, ' 
que son semejantes a las del Reglamento AC · 
S 18-8S. Según este reglamento, en la zona de 
cambio debe colocarse refuerzo transversal ca· ·+ 
paz de resistir una y media veces la componen· 
te horizontal de la fuerza que actúe en las por· 
ciones inclinadas de las barras de la columna. 

REFUERZO MÁXIMO • 
Aunque en algunos reglamentos se permiten . :t 

porcentajes máximos de refuerzo longitudinal , 'Á 
del orden de 8 por ciento, pocas veces puede ·,, .• 
colcic:ane esta cantidad de refuerzo por restric· · .. , 
dones de orden constructivo. . . 

EXCENTRICIDAD ACCIDENTAL 

Las NTC-77 especifican que debe conside· · 
rane siempre una excentricidad accidental 
igual a O, 0511 > 2 cm, siendo h la dimensión de 
la columna en la dirección de la flexión. 

REFUERZO TRANSVERSAL 

El refuerzo transversal puede consistir en 
hélices o en estribos. 

En el caso de hélices, éstas deben anclarse 
en sus extremos mediante 2.5 vueltas según 
las NTC-7 7 y l. 5 vueltas según el Reglamento 
ACL El esfuerzo de fluencia no debe ser su· . 
perior a 4200 kg/cm2 • El diámetro y la ~epa· 
ración de las hélices se calculan de acuerdo con 
Jo indicado eri el capítulo 4, Además deben 
respetarse ciertas limitaciones establecidas 
en los reglamentos que tienen por objeto ase
gurar una acción confinante efectiva y. al mis·' 
m o tiempo, permitir la correcta colocación del 
concreto. Así, suele especificarse que la sepa
ración libre máxima entre vueltas consecutivas 
no exceda de 7 a 8 cm, mientras que la separa
ción libre mínima se limite a unos 2.5 cm o a 
1.5 veces el tamaño máximo del agregado. 

En el caso de estribos, éstos deben colocarse 
de manera que restrinjan el pandeo la1eral de 
las barras longitudinales. Tanio el Reglamento 
ACI como las NTC-77, csp·ecifican que todas las 



barru de esquina y cada blll'l'a alternada estén 
restringidas por la esquina de un estribo con 
un ángulo interno máximo de 135°, La dis· 
tanda libre de las barras no restringidas a las· 
blll'l'as restringidas se limita a 15 cm. La sepa· 
ración centro a centro entre barras restringidas 
se suele limitar ~unos S5 cm, como se aprecia 
en la figura 15.S. El significado de estos requi· 
sitos junto con detalles típicos de anclaje, se 
ilustran en la figura l!UI. En la figura 15.4 
se muestran algunoa arreglos t(picoa de estri· 
bos para columnas rectangulares. 

Para proporcionar restricción lateral pueden 
usarse grapas en la forma representada en la. 
figura 15,3b. Cuando las barras están coloca· 
das c!n la periferia de un círculo, se puede usar 
un estribo circular. Como en el caso de vigas, 
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(b) 

los estribos deben estar adecuadamente ancla· 
dos en sus extremos. 

Según el Reglamento AC1318-83,1a separa· 
ción de los estribos no debe exceder de 16 
·veces el diámetro de la barra longituclirial, 48 
veces el diámetro de los estribos, ni de la menor 
dimensión de la columna. En lugar de la pri· 
mera de estas restricciones,lu NTC-771imitan 
la separación máxima a 850/Vl;veces el dialme
tro de la barra (o de la barra de menor diámetro 
de un paquete), siendo f, el esfuerz~ de nueri· 
da de las barras longitudinales en k g/ cm 2• Las 

. otras limitaciones se conservan iguales a las del 
· Reglamento ACI. Además de ellas, las NTC· 77 
especifican que la separación máxima se reduz· 
ca·a la mitad en una longitud no menor que la 
dimensión transversal máxima de la columna, 

Igual o 
menor 
que 36 cm 

Igual o menor que 36 cm 

Extensión de 10 db 

Extensión de 6db 

El gancho de 90° c1t grapa 
- consecutivas debe quedar 

en lldof opuettot c1t 
le column• 

• 

~--..¡-----1--~ 
Jf /( JI• 

•"35cm 

Fisura U.S DcLAUcs del ·rcfuer:t.o transversal de columnas. 
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F11111ra 15.4 Arre¡los_tipicos de estribosparacolumnu. 
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un KX to de su altura, ni que 60 cm, encima y 
.' debajo de cada unión de columna con vigas o 

l
lol&l. El ACI se limita a indicar que el primer 
estribo encima o debeJo de la losa o viga se 
coloque a la mitad de la separación múlma 

.·· a partir de los paftos de la unión. 
, En cuanto al cliúnetro de los estribos, d. 

~ Reglamento ACI !118-83 especifica . valores 
r. acgún el diámetro de las barras longitudinales. 
~ Lu NT9 exigen que la fuerza de fluencia que 

~ 
puede desarrollar un estribo no sea menor 

·. que dos por ciento de la fuerza de fluencia de 
li!· .la mayor barra o el mayor paquete restringido 
¡¡ por el estribo. 

¡·¡ ~demás de satisfacer los requisitos mínimos . 
.< arnba resei\ados, el refuerzo transversal debe 
i,, proporcionar suficiente resistencia frente a 
" las fuerzas cortantes o torsiones que pudieran 

actuar.so~~ la columna. En caso de estructu
rai expuestas a sismos, deben tenerse en cuenta 
las recomendaciones adicionales que le men
cionan brevemente en el cap(tulo 20. 

U.S Ayudas de diseño para el 
dimensionamiento de columnas 

Una de las ayudas más útiles pua el dimen· 
sionamiento de columnas es d diagrama de 
interacción. La forma de construir los diagra
mas de interacción se describió en el cap(tulo 6, 
donde también se explica cÓmo se utilizan para 
determinar ·la resistencia a combinaciones de 
momento y carga axial de secciones de carac· 
terísticas conocidas. El problema inverso, 
consistente en determinar las dimensiones y el 
refuerzo requendos para resistir una fuerza 
axial y un momento dados, puede también 
resolverse con la ayuda de los diagramas de 
·interacción mediante un proceso de tanteos 

· como el ilustrado en lo' ejemplos c\elsiguien-
te inciso. · 

En el Apéndice C se reproducen algunos dia
grAmas t{picoa tomados de los elaborado• por 
Meli y Rodríguez para la referencia 15.2. Estos 
dia¡¡ramao están basadoi en las hipótesis de las 
NTC-1.7. Constituyen una versión refinada y 
ampliada de los incluidos en ías ayud~ de 

dilci\o que acompai\an a las NTC-77. Abarcan 
una gran variedad de secciones, tipos de re fuer· 
zo y condiciones de carga, incluyendo algunos 
casos de flexión blaxlal. Se consideran dos ca· 
tegorias de acero de refueoozo: acero con es fuer· 
zos de fluencia iguales o menores que 4 200 · 
kgJcm2 y aceros con e•fuerzos de fluencia 
comprendidos entre 4200 y 6000 kg/cm2• se 
proporcionllfl gráficas para distintos valorea 
de dfh, en el caso de secciones rectangulares, 
y de dfD, en el de secciones circulan:a. (El sig
nificado de estas relaciones puede apreciarse 

. en las gráficas del Apéndice C.) 
Como las gráficas son adimensionales, pue

den utilizarse para. diseños con otros regla
mentos siempre que se calculen los pzrámetros 
adimensionales con base en las hipótesis dd 
reglamento correspondiente. As{, para dimen
sionar según el .Reglamento ACI !118-8!1 de
berá sustituirse el valor de f.' por /31 f., donde 
/31 = (1.05 - f./1400). (Véase la figura 5.6.) 
Además, en lugar de FR deberá usarse el valor 
de ~ que especifica dicho reglamento ¡:ara 
miembros sujetos a flcxocompresión. El error 
en que se incurre suele ser poco significativo. 

Los diagramas pueden utilizarse de distintas 
· maneras. Conoidéreae; por ejemplo, el diagrama 

cíe la figura 15.5a, que muestra esquemática
mente el formato empleado en loa de la refe· · 

. rencia 15.2. · · 
Una forma de proceder puede consistir en 

suponer una sección y calcular los pzrámetros 
K y R. Estos parámetros definen un punto 
en el diagrama al que corresponderá un valór 
de q, del cual puede deducirse el valor de p 
necesario. Si este valor está comprendido entre 
Umites aceptables, el problema está resuelto. 
De lo contrario es necesario ensayar otra aeC· 
.ción. Debe cuidarse que el valor de M,. inchiya 
el momento adicional debido a la excentricidad 
accidental que especificanlasNTC-77. El valor 
del factor de reoiotencia FR oe oupone igual a 
O. 7 !1 oi el núcleo no está confinado y la falla 
es de compresión, e igual a O. 8 5 si el núcleo 
cuenta con un confmamiento adecuado. 

Otra forma de proceder consiste en suponer 
una sección y definir un punto en el diagrama 
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a partir del parámetro K o R y la relación efh, 
cuidando que .e incluya la excentricidad acci· 
dental. 

Si se limita ia cuantía p a un valor dado, 
puede ciücularse el valor de ·q coi'Tespondiente. 
Se puede, entonces, definir ·un punto en el 
diagrama a partir de cate valor y de la relación 
efh. Se harán lor ajustes necesarios en la sec· 
ción supuesta hasta encontrar una que d6 un 

· valor de P,;· aemejante al requerido. · 
Ademú de las grificas, la referencia 15.2 · 

contiene. varios ejemplos que ilustran su apli· 
cación; •· 

El formato utilizado en las gráficas de la re· , 
ferencia 15.3 se muestra en la figura 15.5b. ·\ 
Estas gráficas se fonnularon con base en las ·.;, 

. hipótesis del Reglamento ACI 318-77, que son y 
igualea a las del Reglametl!o ACI 318-89. No • 
se considera en ellas el caso de flexo-tensión, 
com.o ell:•las de Meli y Rodríguez [15.2). Fue-

. ron elaboradas para diversas combinaciones de 
¡; y /y ¡ lo que pei'Tnitió construirlas con base 
en valores de la cuantía p, en lugar del índice 
de refuerzo, w. La parte plana de las curvas 

. para p COITesponde a la limitación que estable· , • 
. ce el Reglamento ACI para columnas con poca ·', 
e.xcen~rlcidad, según la cual, la máxima capa· ~ 

: ~idad: para carga axial q.ue pued~ atribuirse a·¡ 
· columnas está 'dada· por las ligwentea expre· i~ 

aionee: t' · · · .. . ..... . ~-

~- ~ . •// 

del Reglamento ACI. Simplifican considera· 
blemente el dimensionamiento de columnas 
con excentricidades pequeñas. 

El quiebre en la parte inferior de las curvas 
para p refleja la especificnción del Reglamen· 
to ACI según la cual, para cargas axiales bajas, 
el valor· de t/1 puede aumentarse linealmente 
hasta un valor de 0.90 al disminuir t/1 P • de 
O.lOf: A1 a 0. 1, 

Los disdladores que se basen en las Rcco, 
mendaciones Internacionales CEB-FIP pueden· 
recurrir al texto de Jim6nez Montoya [15.4) 

. que incluye una gama muy amplia de diagra· 
mas de interaC'ción 'basados en las hipótesis de 
dichas recomendaciones . 

En la referencia 15.8 se presentan diagramas 
para secciones en cruz y otras secciones poco 
comunes. 

Son útiles también las ayudas de diseño en 
foi'Tna de tablas que dan directamente la carga 
axial y el momento flexionante que pu.de 
resistir una sección de dimensiones dadas, con 
una cierta área de acero y con materiales de 
resistenci.as conocidas, Dados los valores de 
P. y Mu requeridos pueden encontranc en 
las tablas distintas alternativas de secciones, 
con el refuerzo corréspondiente, que propor· 

· clonan una resistencia adecuada. V~anae, por 
ejemplo, las referencias 15.5 a 15. 7. 

!~~. , .. Para columnas zunchadas:'•!· . 
. :~ ~· . E" .. . -'"~~,r.~ (i ·. . . . ·V\ 15.4 J~mplo• r 

t/IPn (mb) =-0.85 t/1 (0.85/. (A1 -A,) +/y A,)· 
•· · (15.1) . Ejemplo 15.1. Dimensionamiento de una 

.¡,. ·~··. columna de sección circular zunchada 
'n 

.. ; Para columnas de estribos: ~! · 
",rl,~ . . Ji. El dimensionamiento de la columna circular 

t/l,f~'-"(;,.bl = 0.80 t/1 [0.85/; (A1 - A,)+ /y A,) ,. de este ejemplo está basado en las NTC·17. La. 
~· ·• (15.2) ' columna fonna parte de una estructura de · 

En estas expresiones P. es la capacidad no· 
. minaL El factor de resistencia t/1 se toma igual 
a O. 75 para columnas zunchadas e igual a O. 70 
para columnas de estribos. Las expresiones 
15.1 y 15.2 rigen respectivamente para excen· 
tricidades aproximadamente iguales a O. 05h y 
O.lOh, que corresponden a las excentricidades 
mínimas especificadas en versiones antericire• · 

marcos ortogonales, en la que el análisis indicó 
que la columna eatá sujeta a momento• en dos 
direcciones perpendiculares entre sí. Puesto 
que se trata de una columna circular, el pro· 
blema de flexión biaxial puede rcducinc a ""o 
de flexión uniaxial, componiendo los momen· 
tos M,. y My. vcctorialmente. Los valorea de 
las· accionea dadas corresponden al nivel de ser· 

. Vicio para las dos combinaciones de carga bá· 

/! 
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sica: a) carga muerta y carga viva, y b) carga 
muerta, carga viva y sismo. Por sencillez se 
supone que los momentos dados incluyen el 
efecto de la excentricidad accidental. que cape· 
cifican las NTC·77 (O.O~D > 2 cm) con base 
en tanteos previos. . 

Como se oei\al6 en la oecci6n 15 .4, el dimen· . 
alonamiento de columnas puede llevarse a 
cabo por un proceoo de tanteos.auxiliado por 
diagramas de interacci6n. El procedimiento 
implica proponer una sección e investigar, con 
la ayuda. de loa 'diagramas, ai la aección pro· 
pueata puede resistir las cargas con una cuan tía 
de refuerzo que esté comprendida entre los 
límites admisibles. En el ejemplo se presenta 
únicamente el tanteo final, que proporcio· 
n6 una solución adecuada. 

Para elegir el diagrama apropiado es nece· 
sario determinar la relación d/D, donde d es 
el diámetro de un circulo que pasa por los 
centros de las barras y D es el diámetro de la 
sección de la columna. Cuando el valor de d/D 
no coincide con los· valores para los cuales 
existen diagramas, puede recurrirsé a la ínter· 

polación, cuando se requiera precisión. 
Se determinó un valor del índice q pala 

cada una de las condiciones de carga conside· 
radas, comprobándose que regía la de carp 
muerta, viva y sismo. Por tratarse de una co
lumna zunchada se tomó FR = 0.85 para el 
cálculo de K. El valor de q correspondiente a 
la condición de carga muerta más viva resultó ' 
inferior a los que abarca el diagrama. 

El área de acero requerida se proporcionó 
con ocho barras del No. 8, que pueden alojanc 
en la columna con suficiente holgura entre ellu 
aun cuando ae prevea la posibilidad de hacer 
traslapes. · 

El área del núcleo utilizado para calcular 
la cuantía p, es la definida por un círculo que 
coincide con el pai\o exterior del zuncho·, y 
cuyo diámetro, por lo tanto, será igual al 
diámetro de la columna menos dos veces el 
recubrimiento libre del zuncho. En cambio, 
el diámetro d, utilizado en la ecuación 4.2 es el 
diámetro d~ la hélice medido centro a centro. 
Generalmente loa valores calculados del paso 1 

se redondean a medio centímetro. 

EjEMPLo 15.1 Dimensionamiento de una column4 de ~ecc16n clrculllr, :un. 
chada ( NTC. 77) 

DATOS 

Cargas 

(Las cargas dadas son a nivel de servicio. Los momentos incluyen una 
estimación de los correspondientes a la excentricidad accidental que especi· 
fican las NTC 77.) 

a) Condición carga muerta más carga viva 

P = 150 ton 
M.= 15 ton·m 
My =S ton·m 



EJEMPLO 15.1 (ContlnUIIcl6n) 

b) Condici6n carga muerta más carga viva más sismo 

P "'1S0ton 
M. =S5ton·m 
M,= 12ton·m 

Materúf.les 

Concreto: f. = SOO kgjcm2 

Acero: f, = 4200 kg/cm2 

Tli.~t~ai'lo máximo agregado= 2.5 cm 

Reglamento: NTC·17 

Se pide: Determinar la sección y el refuerzo usando las gráficas del Apéndice 
C. Detallar el zuncho. ,. 

DATOS PARA EL CALCULO 

f':= O.Bf~ = 0.8 X SOO = 240 kg/cm2 

¡;'= 0.85 f:= 204 kgjcm2 

Estimaci6n del recubrimiento r 

r=S + 1 + l.S=5.Scm=-5.5cm 

3cm---• 

!cm ---;t--.... 
1.3cm·---

&erra No. 8 
(IUpuftlll LZuncho No. 3 

/fi-



EJEMPLO 1 &.1 (ConttnUIIcl6n) 

RESISTENCIAS REQUERIDAS 

Composición de momentos 

Condición carga muerta más carga viva: 

M"' ~1M2 + M2 = ~ l15i + sf = 15.!1 ton-m 
~· • 1 ~ . . 

Condición carga muerta más carga viva más sismo: 

Condición c;rga muerta má1 carga viva: 

. P. • F,P • 1.4 X 1!10., 210 ton 
M.= F,M = 1.4 X l!I.S,. 21.4 ton-m 

e= 21.4/210 = 0.10 m 

Condición carga muerta más carga viva más sismo: 

P. = 1.1 X 1!10 = 14!1 ton 
M.= 1.1 X !17 = 40.7 ton-m 

e =40.7/145 = 0.28 m 

DIMENSIONAMIENTO SECCION Y REFUERZO PRINCIPAL 

Diámetro supuesto: D = 55 cm 

d = D - 2r = 55 - 2 X 5.5 = 44 cm 
d/D = 44/55 = 0.8 :. Usar figura C.11 del Apéndice C 

Condición carga muerta más viiiiZ 

e/D = 0.10/0.55 = 0.18 

2 .. 210000 
K""'P./FRD fe = 0.85 X 552 X 204-0.40 

q <0.2 
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EJEMPLO 15.1 (Contlnuacl6n) 

Condición carga muerta mds viva mds sismo 

11/D,. 0.28/0.&5 • 0.51 
• 

. 14!1 000 =O 
K== 0.85 X 5!12 X 204 "27 

q- 0.4 (rige) 

!" 204 
p=q..,;, "'0.4 --a0.019 

11 4200 

'lfD2 0.019 X 'lf X 552 
2 A =p --= 

4 
-45.1 cm 

' 4 . 

Usar 9 barras No. 8 = 45.6 cm2 > 45.1 

DIMEN_SJONAMJENTO ZUNCHO 

(
A )f~ f. P, .. 0.45 .:.:.C...- 1 -;;;. 0.12-
A, !1 . . /y (ecuación 4.9) 

A, D2 552 

-= = =1.26 
A, (D- 2 X 9) 2 (55- 6)2 

L recubrimiento libre ....... 

(
A1 ) f~ 300 

0.45 --1 -, =0.4!) (1.26-1) --= 0.0084 
A, , 4200 . 

:. p, = 0.0086 
~~ !100 

. 0.12 !1 .. 0.12 4200 = 0.0~86 > 0.0084 

De la ecuación 4.2: 
4A, 

p =--
' sd, 

(d1 =diámetro del núcleo centro a ci:ntro de la h~lice. 
A, =área zuncho) ·,· · 

4 A, 
s=--

P, d, 
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EJEMPLO 15.1 (Contlnwcl6n) 

Para zuncho del No. 3: 

4 X 0.71 
1 = -0-.0..;0..;.86_(.;.;5.;..5;;.,--4-) = 6'5 cm 

separación libre máxima= 7 cm> (6.5 - 1) = 5 cm 
separación libre mínima= 1.5 X 2.5 = 4 cm< 5 cm 

1' 

. Ltamaño máximo agregado 

SECCJON ADOPTADA 

9 barras del No. 8. 

Zuncho del No. 3 con un pasos= 6.5 cm 

D =55 cm 

Ej•mp/o 15.2 Dimensionamiento de una 
columna cuadrada con refuerzo en las 
cuatro cartU 

El propósito de este ejemplo es ilustrar la 
aplicación de loa diasramna de interacción da 
la referencia 15. S, que están basados en las 

hipótcais del Reglamento ACI, al dimensiona· 
miento de columnas. Las características d< 
los materiales corresponden a una de las com· 
binaciones previstas en la referencia citada. 

Para hacer una primera estimación de la 
•ccclón rcqueridue recurrió" la ecuación 15. 2, 
considerando que sólo .actúa la carga axi<~l )' 

' ( 



., 

dnpreciando la contribución del refuerzo. Re
wltó así una sección de 4 7 cm de lado. Siguien· 
do la práctica usual de usar múltiplos de cinco 
centímetros para las medidas de las columnas, 
la dimensión obtenida se redondeó a 50 cm. 

Escogida tentativamente la sección de 50 X_ 
50 cm, se calcularon loa valores de - P.fA1 y 
ele •fh requeridos para poder entrar en la grA· 
fica. Puesto que ·(u ordenadas de loa diagra· 
mas de la referencia 15. S están dadas en kipa 
("' 1000 lb) . por pulg2 , fue necesario tranafor· 
mar el valor obtenido para- P.fA.1 , expreaado 
en kg/cm 2 • a dlchai unidades. . . 

Para seleccionar la gráfica apropiada se 
calculó el valor de "'(, que es la relación entre 

• • la distancia entre las barras de los lados opues-

tos y la dimensión total de la columna, ambas 
medidas en la dirección paralela al plano de 
flexión. Se obtuvo un valor de "'( = O. 74 por 
lo que se utilizó la gráfica A-17 de la referencia 
15.3, que corresponde a "'( = 0.75. Dado lo 
parecido de los vaiores no se consideró nece· 
sario recurrir a la in tcrpolación. 

El valor de la cuantía p • O. 09 obtenido de 
la gráfica, estA comprendido entre loa l{mltes 
admisibles de manera que se aceptó la aección 
de 50 X 50 cm supuesta iniéialmente. En loa 
dlculos se tomó - • O. 7 por tratarse de una 
columna de eatriboa. El refuerzo requerido ae 
proporcionó con 12 barraa dei No. ·9. La dis· 
posición de estribos propuesta puede apreciarse 
en el croquis al final del ejemplo. 

EJEMPLO 15.2 Dimensionamiento de una columna cuadrada con refueno 
. en lu cuatro t:tUYI6 ( ACI 318-83) 

DATOS 

Cargas 

. P. "'290 ton 
M,..= 45 ton-m 

Materiales 

f. = 280 kg/cm2 = 4000 lbfpulg2 

/ 1 = 4200 kg/cm2 = 60 000 lb/puJgl 

Recubrimiento: 9.5 cm 

Reglamento: ACI 318-83 

Se pide: Determinar la sección y el refuerzo usando los diagramas de la refe· 
renda 15.3. Detallar los estribos. 

EXCENTRICIDAD: e =M,./Pu = 45/290= 0.155 m 

1'1 
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EJEMPLO 15.2 (ConilnUilcl6n) 

ESTIMACION PRELIMINAR 

Suponer que sólo actúa P0 y que p • O. 

De la ecuación 1!1.2: 

P. = 1/JP. = 0.8.0 1/J [0.85 fe (A1 -A,) + f,A,) 

A,= 0.80 1/J (0.8!1) 280 

290 000 2 7 2 

= 0.8 X O. 7 X 0.85 X 280 = 1 6 
cm 

b = y'2T'10= 4 7 cm 

Ensayar una columna de 50 X 50 cm 

DETERMINACION DE •/h Y 1/J/'0 /AK P-1-RA ENTRAR EN EL 
DIAGRAMA DE INTERACCION 

e/h =1!5.5/!10 = 0.31 
Valor de. 1/J/'.IA, requerido: 

1/J P. P. 290 000 k" lb 
~ = - = 2 = 116 '"""'"- = 16!50 -= 1.6!5 ksi 

A1 A1 50 cm 2 pulga 

(kai = kips por pulg2 = 1000 lbjpulg2 ) 

• 

ELECC/ON DE LA GRAFICA 

'---Eltrlboa 
dtl No. 3 

-3.5cm 

-·- --=-:.~ ...... 
Suponer 
barra 
dtl No. 8 

r= 3.5 + 1 + 1.3 = !5.8"" 6 cm 
'Yh=h- 2r 

=50-2X6=38cm 
SS 

'Y .. !50 .. o. 76 

:. Usar la gráfica A·17 de la referen· 
cia 15. S, para 'Y = O. 7 !5, 
(. = 4 000 lbjpulg2 y 
{y .. 60 000 lb/pulg2 

' ¡: 

, 

1 il 
' :¡ 
'¡¡ 
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EJEMPLO 1&.2 (Conlinllllcllm) 

DETERMJNAC/ON DEL REFUERZO LONGITUDINAL 
1 

e/h = 0.!11 
' p "'0.0!1 (de la gráfica A·17) • _,._ 

-¡-•1.65kai 
1 

A, • O. OS X 502 • 75 cm2 

UW' 12 barras del No. 9 •76. 7 cm1 

DETERMINACION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

Considerar estribos del No. S . 
16X2.9=46 

t 
48 X 1 =48 . usar estribos@ 46 cm .. 
b•50cm 

SECCION ADOPTADA 

Sección 50 a !10 cm 
12 barras del No. 9 . estribos del No. S @ 4-6 cm. 

.. 
'· 

Ejemplo 15.3 DimeiLfionamiento de una 
columna cuadrt1da con refuerzo en dos 
cartU para. una cuanta~a dtJda de ac11ro 

Puede suceder que se imponga como res, 
tricción para el dimensionamiento de colum
nas, el que la cuantía del refuerzo sea del orden 
de un valor prefijado. En el ejemplo, que sigue 
las' espeCificaciones de las NTC· 7 7, se ésta· 

~ 

~ • •• • • 
lo • 
e ~1 • • 

blece la condición ·que la cuantía sea aproxi· 
madamentc igual a 0.025. 

Para resolver el problema se procedió por 
tanteos, suponiendo una sección y hacien\lo 
ajustes hasta encontrar una que tuviera la resis· 
tencia necesaria con una cuantía semejante a 
la especificada. 
· Se presenta en el ejemplo un tanteo para 
una sección de 40 X 40 cm.. La excentricidad 

.. -·'· 



calculada se corrigió agregando la excentrici
dad ac:c:idmtaL La relación d/h, que se requiere 
para escoger la gráfica, resultó ser 0.88. Por lo 
tanto ae utilizó en el ejemplo l11 gráfica de la 
fl¡ura C.2 del A~ndlce C, que corresponde a 
un valor de d/h '" O, 90. En caso de desearse 
mayor precisión podr(a hacerse una interpo
lación entre los datos obtenidos con la figura 
C.2 y los que se deducen de la figura C.S, co
rrespondiente a un valor de d/h = 0.85. 

Utilizando d valor de q correspondiente a 
p "' 0.025 y el de la relación efh se definió un 
punto en el diagrama cuya ordenada K fue 
igual a O. 63. Se comprobó que la resistencia 
era ligeramente inferior a la requerida. Se pro
cedió entonces a hacer un· ajuste en el acero 
definiendo un nuevo punto en el diagrama a 

partir del valor de K necesario y de la relaócia 
e/h. La c:uant{a correspondiente a utc nune 
tanteo fue sólo ligeramente superior a la eaJIC':. 
clflcada. ' ' 

Los eatrlboe del No. 9 propuutos cw. 
plen ampliamente el requisito de que au fun- ' 
za de fluencia sea por lo menos igual al dol · 
por ciento de la fuerza de fluencia· de la ma)'Gr ¡ 
barra restringida. Conservadoramente se utiliz6 : 
una grapa para las dos barras del No. 9, au• .: 
que estrictamente no es necesaria ya que la 

· separación libr.e entre barras es menor q~ ,; 
15 cm. . . 

La separación de 40 cm propuesta debe re- ·. 
ducine a la mitad en las: porciones extremas '·

1 de las columnas de acuerdo con lo indicade :¡ 
en la sección 15, 2. . · i 

.j· 

·, 
EJEMPLO U.S Dlmt~n&lonamllnto dt1 uno columna ClllldtwdtJ con nfUt~r~o 

en do& CIIIYl8 plll'rlllllll Cllllntla dada d1 acero ( NTC- 77) 

DATOS 

M. "'23.!1 ton:.m 
P0 =111 ton 

MatetitJiet 

f. "'200 kg/cm2 

{ 1 "'4200 kgjcm2 

p.:::: 0.025 

Recubrimiento al centro del refuerzo 

r:::: 5 cm 

'· 
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EJEMPLO 15.5 (Contln~~t~cl6n)' 

. ~.'Í., ,., 
··~ 

Reglamento: NTC-77 

~ ... ~ 
' ~ ···~·~:. 

DA TOS PA10 ~L CALCULO ~} 
) ~ 1: "'0.8{~ '"0.8 X 200 01 160 kgJcm3 

t:' .. 0.85 f: .. 0.85 X 160 ":":'1S6 kgjcm2 

:/F· , .¡, . 
:' ;\ 
'' ~ 
·;~:f···· . r;.; 

C4LCULO DEL REFUERZO LONGITUDINAL 
.. :~-~ t~ 

Tant11o inicial!~;··:~ ~· 
- ~; ;f; 

'· ' Suponer wia 1ecclón de 40 X 40 cm 

Excentricidad a.~cidental: 

e.'= 0.0511 > 2 cm 
e.=0.05X40=2cm 

-~ 

Excentricidad total: 

23.5 . 
e .. - +0.02=0.2!1m 

111 ,; ' 
Elección de dla~ma: · 

!, • 

!! .. 4o-s .. o;s8 .. 
h 40 

..k.. 4200 
9 ... p r: .. o.o25 

156 
.. o. n 

e 2!1 
¡=40 =0.58 

• 

K=0.63 

P. =KFR bhf.'=0.63 X 0.75 X 402 X 136 
= 103 000 kg < 111 000 kg 
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EJEMPLO 15.S (Contln1111ct6n) 

Ajutttt dlllactll'o: 

K 
P. 111 000 · O 

68 ,. F11 blaf.',. 0.7& X 401 X 1S6 • ' 

' 2S _,.- =058 
h 40 • 

f." 1S6 
P'"qJ:-•0.85 4200 .. o.o:m 

A,"' 0.0275 X 402 = 44.0 cm2 

q- 0.8& 

Usar: 4 barras No. 1 O + 2 barras No. 9 • 44.6 cm• > 44 cm2 

REFUERZO TRANSVERSAL 

Separ~~ción ~•tribos: 

Considerar estribos No. 3 

48 X 1 "' 48 cm 

850 db 850 X 9.2 
= =42 cm .¡¡; y'42m! 

b =40 cm 

SECCION ADOPTADA 

Sección 40 X 40 cm 
4 barras del No. 10 y 
2 barras del No. 9 
Estribos del No. S@ 40 cm 

:. separación estribos= 40 cm 

• PI • 



Ejemplo 15.4 Dim~~t~ior~~~mimto de ur111 
co/umntJ rectanpltlr considerando el 
1{1cto de Urlll fuerza cortant1 

Las columnas de estructuru expuestu a 
acciones 'sísmicas pueden estar sujetu a fuerzas 
cortantes significativas cuyo efecto debe con
oiderane proporcionando un refuerzo tran•· 
venal adecuado. En el preoente ejemplo oc 
ilustra cómo hacer esto de acuerdo con !u 
NTC-77 

Se propuso una oección de SS X 40 cm, cuya 
resistencia a llexócompresi6n se comprobó ser 
suficiente utilizando como refuerzo seis barras 
del No. 6 distribuidas en dos caru. Para el re
fuerzo trannenalse emplearon estribo• del No. 
S, que, de acuerdo con las cspccificit.donea de 
las NTC-7 7, que fueron reoclladaa en la sección· 

E/tmplol 4&9 

15. 2, deben colocane a SO cm en la porción c:Cn
tral de la columna y a la mitad de esta separa· 
ci6n en loa extremoL 

La revisión del efecto de la fuerza cortante 
oc cCectuó de acuerdo con lu indlcacio~~e~ de 
la sección 7 .6. 2, que prevén la manera de tomar 
en cuenta la influencia favorable de la pre· 
senda de una fuerza de compresión. La ocpa· 
ración de eotribos calculada fue menor que la 
mínima especificada de d/2 para miembros 
oometidos a fuerza .cortante. Esta separación, 
que en el ejemplo fue igual a 20 cm, resultó . 
mayor que la de 15 cm requerida en los ex tre· 
mos por especificación, por lo que se conoerv6 
esta última en dichas zonas. Dado que la fuerza 
cortante es constante en toda la longitud de 
la columna, en la porción central oc utilizó la 
separación de 20 cm definida por lo1 requisitos 
de fuerza cortante. 

EJEMPLO 15.4 Dlmen:úonamlento de una colllmna rectangullu cotUidel'tllldo 
el efecto de una fuei'Zil cortante (NTC. 77) 

DATOS 

Acciones internas 

~~~ 20ton-m 12.5ton 

H H 

·T \ 20 lon·m 

"" 4m ;\ Vu 

1 
~~"~ t1 

120 
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EJEMPLO 15.4 (Conilnuaci6n) 

(Los momentos incluyen una estimaci6n del efecto de la excentricidad 
accldentlil.) 

MateriD/ts 

Concreto: ¡; = 250 kgfcin• 
Acero: / 1 ., 4200 ksfcm2 

' Refuerzo en dos caru 

Recubrimiento al centro de lu barru: r = 5 cm 

Reglo.mento: NTC· 7 7 

Se pide: Determinar la sección y el refuerzo teniendo en cuenta la influencia 
de la fuerza cortante. Detallar los estribos. 

DATOS PARA EL CALCULO 

1: '"'0.80 ¡; • 0.80 X 2!10 • 200 kgfcm• 
f: = 0.85/: = 0.85 X 200 = 170 kgfcm2 

DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION 

Suponer: b = 30 cm; h = 45 cm; d = 40 cm 

d/h = 40/45 =O. 89 ;, usar figura C.2 del Apéndice C. · 

K= P. = 120000 ., 070 
FR bh f: O. 75 X 30 X 45 X 170 ' 

M. . 30 X 105 

R= = a O 39 
FR bh 2 f: O. 75 X 30 X 452 X 170 . 

!~' 
p .. q - = 0.85 412~~ = 0.0344 

¡1 

q ... 0.85 
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FJEMPLO 15.4 (Contlnuac16n) 

. . A,= 0.0544 X SO X 45 = 46.4 cm2 

· Usar6barruddNo.10='47.6cm2 >46.4cm2 

' 
REFUERZO TRANSVERSAL 

Considerar estribos del No. S 

48 X 1 =411 cm 
b= SO cm :. separación estribos = SO ~m 
850db 850 X !1.2 

= 42cm = ..¡¡; . .,.mM 

SECCION PROPUESTA. 

Sección de !10 X 45 cm 

o 6 barras del No. 1 O 
Estribos No. S @ 30 cm 
en porción central, 5 @ 

15 cm en los extremos • 
h =45 cm · 

:. la longitud en que debe mantenerse la separación de 60 cm 
400/6 = 67 15 cm debe ser igual o superior a 67 cm 

REVIS!ON POR CORTANTE 

(Ver sección 7.6.2) 

0.7f;A
6 

+ 2000A, =0.7 X 200X 30 X 45 + 2000 X 47.6 
= 284 200 kg >P.= 120 000 kg 

A, (cara de compresión mínima) 
p= 

bd 

23.8 = = 0.0198 > 0.01 
30 X 40 

' • 
\ ' 
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EJEMPLO 15.4 (ContlnUilclón) 

:. VeR =0.5 FR bdVff( 1 + 0.007 PM ) 
A, 

. ( "120000) 
.. 0.5 X 0.8 X SO X 40 X~ 1 + 0.007 SO X 

45 

•11 000 kg 

FR Au {yd 0.8 X 1.42 X 4200 X 40 
S<= = 

(VM- V,R) (12 500-11 000) 

. FR A. f~ 0.8 X 1.42 X 4200. d 
s = 127 cm> = =4!1 >- = 20 cm 

S.!lb S.5 X SO 2 

Refuerzo transversa/adoptado 

En los extremos: 5 estribos del No. S @ 15 cm, que abarcan un tramo 
superior al mínimo especificado de 6 7 cm. 

En la porci6n central: estribos del No. S @ 20 cm por los requiaitos 
de cortan te. 

Ej1mp/o 15.5 Dimenst'onamiento de una 
stcción r~ctangu/ar suj1ta a compr1sión 
)1 flexión biaxial 

El problema de la flexión biaxial en seccio
nes rectangubrres se presenta con frecuencia en 
el dimensionamiento de estructuras de concre
to. Considérese, por ejemplo, el caao de las co
lumnas de edificios sujetas a acciones sísmicas, 
para las cuales el Reglamento del Distrito Fede
ral [15.9]exige que se tome en cuenta el efecto 
total del aismo que actúa en una direcci6n prin
cipal, más el 30 por ciento del correspondiente 
al que pueda actuar en la otra "dirección. 

En el ejemplo, en que se han seguido las 
indicaciones de las NTC 7 7, PR es la carga últi
ma que debe soportar la sección con las cxccn· 
tricidades indicadas. 

El dimensionamiento se llev6 a cabo con la 
ayuda de.la fórmula" de Bresler, cuya aplicacion 

se comentó en la sección 6.4.2. Podría haberse 
recurrido a loa diagramas de interacción para fle
xión biaxial incluidos en la referencia 1 !1.2. Sin 
embargo el uso de estos diagramas suele resultar 
tedioso debido a las interpolaciones que es ne
cesario efectuar. Por otra parte, porreglagene
ral, la precisión de los resultados no es superior 
a la que se obtiene con laf6rrnula de Bresler. 

El problema debe resolvene por tanteoL 
Se muestra en el ejemplo el tanteo final Se 
proeur6 ajustar la cuantía al tres por ciento 
especificado en los datoL En el cálculo de 
PRO• PRx y PR y se utilizó como valor del f>c
tor de resistencia FR = 0.75, el correspondiente 
a la falla en compresi6n. Los diagramas indi
caron que, en efecto, ésta fue la modalidad de 
falla que rigió. 

En el arreglo de catribos mostl'lldo en el 
croquiS de armado, IC apre"cia .que no fue llCCC• 

saíio proporcionar una grapa para restringir 1l 

' 

¡, ., 
,.,., 
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barra central del lado menor ya que la separa· 
clón Ubre entre barru es menor que U cm. El 
estribo del No. !1 propuesto cumple ampliainen· · 
te los requisitos de capacidad en la fluencia 
mencionados e.n la sección 15.2. La separación 
es la correspondiente a la porción central de 

la columna. En los extremos, esta separación 
debe reducirse a la mitad en la forma Indica· 
da en la· sección citada. No debe olvidarse que 
en caso de actuar fuenu cortantes significad· 
vas, es necesario verificar que el refuerzo trana· 
versal proporCione la resistencia necesaria. 

,. 

EJEMPLO 15.5 Dlmtnslolllllftlento dt una &tcd6n rect~~~~g~~lar &U/eta a com
pml6n y fk;tl6n blalal ( NTC. 77) 

DATOS 

Carga 

Concreto: f~ = SOO kg/cm2 
Acero: f, = 4200 kgfcm2 

Refuerzo en las cuatro caras 

P¡r=1101on 'x =!15cm e, =·20cm 

(Los valores de e. y e, incluyen 
las excentricidades aCcidentaleL) 

Recubrimiento al centro de las barras: r = 6 cm 
p == 0.03 ' 

Reglamen~o: NTC-77 

Se pide: Dctenninar las dimensiones y el refuerzo de una sección rectangu· O 
· 1~. Detallar los estribos. · . . 
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EJEMPLO 15.5 (Continua.:16n) 

METODO DE SOLUCION 

Fórmula de Bres/" (ver secci6n 6.4.2) 

1 PR ,. ____ ,:_ ___ _ 

1/PRX + 1/PRY ...., 1/PRo 

donde 

., 

PR = carga normal resistente de diseflo, aplicada con lu excentricida· 
dese.ye1 

PRo =carga axial resistente de diseflo suponiendo e. = e
1 

=O 

PRx = carga normal de diseflo aplicada con la excentricidad e •. 

PR y =carga normal de diseño aplicada con la excentricidad "Y. 

DATOS PARA EL CALCULO 

¡; = 0.80 f. = 0.8 X 300 = 240 kg/cm2 

¡;• = 0.85 J: = 0.85 X 240 = 204 kg/cm2 

SECC/ON SUPUESTA 

T 
b=40-

I 
l_ 

1· 

• • 1 • • 

1 

1 
1 ·-·-- -~-- -·· 
1 

• • 1 • • 
h = 60 c:m _ ___j 

¡ 

·- --- )( 

Considerar p ... 0.03 

A,., O. OS X 40 X 60 
"'72 crJ 

10 barru del No. 10= 79.4 cm2 

. 79.4 
.. p = 40 X 60 = 0.033 

f 
9 = P 2. = o.o"ss 4200 

¡;· 204 

=0.68 



EJEMPLO 15.5 (Contln~cl6n) 

i 
DETERMINACION.DE LA RESISTBNCU PR 

• Ctikulo d11 PRO 

•0.75 (204 (2400-79.4) + 79.4 X 4200) 

- 605 200 kg ., 
' 

Cálculo dt P RX 

dfla • 
60 

-
6 

• 0.9 :. usar la figura C.6 
60 

11• 95 
-·--058 
h 60 • 

q =0.68 
K.= 0.5 

PRx = K• FR bla f.'"' 0.5 X O. 75 X 2400 X 204 • lBS 600 kg 

40-6 
dfb • 

40 
= O. 85 :. usar la figura C. 7 

11y '20 
--- "'05 b 40 . 

q =0.68 

PRr: = Ky FR bh f.' • 0.55 X O. 75 X 2400 X 204 = 202 000 kg 

Ctilculo d11 PR 

¡q.,,,, 445 

. 

1 
PR .,_-:1--+-.....;1;.__---,1.----'" 114 000 kg> 110 000 kg, 

18!1 600 202 000 605 200 

:. La seccibn propuesta el adecuada 

-
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15.5 

15.6 

15.7 

Detalllll' el refuerzo de uña columna corta cua· 
drada de ellrlboa poro que roolala una car¡a de 
900 · toneladu. Loa dlmenalonea do la columna 
deben aer 4& X 4& cm. Suponer f. • 200 k·r/cm2 

y /y • 4200 k¡/cm2 • Detallar loa eatrlboa. 
Dimcndonar una columna corta cuadrada para 
una car¡a muerta de 100 ton y una c.atp viva 
de 70 ton, ambaa a nivel de aervlclo. Suponer 
pe. 0.025,/." 900k¡/cm2 y /y •4200kg/cm2• 

Dimenaionar una columna circular corta con rc
fueszo helicoidal pua una carga muesta de. 8~ 
ton y una c.atp viva de 140 ton, ambaa a ni· 
vcl de aorvlcio. Suponer l. • 250 kr/cm 2 y 
/y • 4200 k¡/cm2• Detallar el >Uncho. 
Dlmculonar una columna circular corta con re-
fuerzo hellcoidal para que reaista ua.a carp últi· 
ma l'u • 200 ton con una excentricidad Igual 
a 15 cm. Suponer(, • 500 lt¡/cm2 y /y = 4200 
kg/cm2 • Detallar el auncho. 
Dlmcnalonu: una columna corta cuadrada, con 
rdueno en lu cuatro· cara, que reallta una car¡a 
última l'u • 250 ton y un momento. úlllmo 
M u • 40 ton·m. Suponer¡; •· 250 ka/cm2 't 
/y • 4200 k¡/cm2

• Detallar loa eatrlboa. , 
Dlmcnalonar una· colum111. corta cuadrada, c.on -
refuer&o en tU cuatro caras, que resista una 
caru última de SOO ton con una excentricidad 
• • • ~O en un11 ,;,lt l:u üil·ecciones principales y 

·j 

'll 

15.8 

.... 

EjltckiDI 467 

u_na excentricidad 'y • SO cm en la otra dlrcc· 
ci6n. fuponer l. • 250 k¡/cm' y /y • 4200 
k1/•m • Detallar loa eatrll.ooa. . 
Dlmenllonar la columna del croqul• como cua· 
clrada, con refueno en laa cuatro caru. Dctallu · 
1,. ntrlboa. lleviaar el efecto de la fuena cor· 
tanto. Suponer ¡; • 200 k¡/cm2 y ¡7 • 4200 
kl/cm2 , 

l'u=180ton 

~. Alu"'40tonofll 

3m 

160 ton 
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V.- C O R T A N T E . 

l.- COMPORT AM 1 ENTO E LA STI CO . 

/ 

I/ 
1/ 

Y1 {1~l) M~dM=í1 fRiX 

Al18 

/ 

A' 

1 ¡_ __ 

" / 

dx 

l 
! 

r ·) 



LSFUERZOS PRJNCIPALI". 

•z _&.A// . 

---· 3 "-- - ----

. 4 

¡/ _[~}-lx 
~ ÚY'X 

,¡! .• 

+--+-~'V- 1 ._.........,> -
..L...L-.,.L-! } tJ X .J y 

7 

CIRCULO DE MOHR t¡ .- TENSION MAXIMA 
<DIAGONAL> 

. 3' V --ZA 



2.- MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL 

• ~ ··"'!: • • 

Gñeu indin~dll fotn1.da 
pdualm.nt• •n "ari8s 
....... c ... 

. '• .•. 

Grieulndinada fo"Nddl 
_ ~lmen1~ en veril• 
uap;:~a ~-car• 

' 

.. 

. • . 

Grleuli\cliMct. tormadt 
&llbll•mente en ur-aiOI• 

. .,.,. ckoarpa ....::...-....., 

' 



.TRAYECTORIAS DE ESFUERZOS PRINCIPALES 

ffffjffffiiiiffiffifffiiffifftffifjtifit 

i 

1 l 
' 

·viGA DE CONCRETO SIMPLE 

. TENSIOIV~S --

- CO/tt/'/f&SION&S - ---

. 
. LA DISTRJBUCJON DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI 
SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCR& 
TO Y APARECEN 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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.·; · .. · ... :·.:iYr:·'·{r.·i .. 
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. - ·-·· . _:_ ,. 
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,._; ··. : . . . . ; ~ :-. . 

.· .. íFECTOS :DE LA GRIETA DIAGONAL ·· 
·., 

. A> REDUCE LA ZONÁ DISPOBIB.LE PARA TOMARCOMPRESIONES . 
. . PARA FLEXIOtL 

B>· AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN El REFUERZO. 
. . . . . . . ' . 

C> REDUCE El AREA DISPONlBLÉ PARA TOMAR CORTANTE • 
. '. . .,, . ..- . 

3.- MIEMBROS CON REFUERZO TRANSVERSAL, . 

•' 

A> ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL El COMPORTAMIEfl 
. to Es PRAcTicAMENTE EL MISMO coN o·s1N ·RÉ:FUERzo : 

· · · ·. TRANSVERSAL. · 

B> .Al APARECER LAS GRIETAS, EL REFUERZO TRANSVERSAL . 
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE · FLUEtiCIA, . 

. . PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA 
MENOTS LIMITAN El Fv DEL REFUERZO A 4200 KG/cM2,-

C> SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS, El CON 
· FINAMIENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTILIDAD DEL 

ELEMEtáo 'Y Ü ADHERENC lA DEL REFUERZO; .. 

·- "'. 

·,_ ·. 

. ¡' 

. ... 
,',¡.' 



.... ' • . 

. .... . 

. · 4.- CALCULO DE LA RESISTENCIA; 

.. , . 

Al C.ONTIUBÜCION DEL CONCRETO <Ve>~ 

·sE CONSIDERA QUE LA FUERZA CORTANTE QUE RESISTE-· 

EL CONCRETO ES .IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO-
. . . . 

INCLINADO; Y ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA EN 

TENS ION DEL CONCRETO; QUE A SU VEZ ES PROPORC I O 
~r . . . -

. NA L A LA RA I Z CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN COf1 . 

PRESION. . · .. 

. ·· POR TANTO: 

ve~ K-r 



5.- R E G L A M E N T O . D. F. 1 9 8 7. 
REVISION DEL ESTADO LIMITE· DE FALLA POR· CORTANTE 

VR ,): Ve + Vs 
VR ~ Vu 

5.1 FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu. 

Al FACTORES DE CARGA 

V u = F.C. V 
V u = 1.4 <VcM + Vcvl 
V u = 1.5 <VcM + Vcvl -4-. GRUPO A 

. Vu '• ,. : 

1.1 (VcM + Vcv + VeA) = 

· Bl .FUERZA CORTANTE MAXIMA . 

. 
~:·. ' . 

d 

V lt(AJ(, 11 ~ . V. 
V..UM-'IY = re M-'/K, 

SOLO 51 .t.~~ CA/!I$19,j COM'PI"ltM'.G"tV f///:.€C'T;'1111¿¡!/T& 

19 L,<; V/~1'1 

Lr 
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5.2 DETERMINACION DE Ve. 

Al SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRf 
DOMINA LA .FLEXION SI L/j.¡ > 5, 

EN ESTE CASO: 

Ve = VeR 
{ 

FR (0.2 + 30 p) _ff.c bd 

FR (0.5) F*c bd 

DONDE: p = As 
bd 

Y FR = { O. 8 

. o. 6 

(Qb. 2) 

(Q > 2) 

Bl RELACION PERALTE¡iANCHO. 

oi ¡ :':~:o.]=) Ve = VCR 

Si h/b ) 6 Ve = O. 7 VCR 

Si . h ) 70 cm · Ve = O. 7 VCR 

si )h/b) 
6 l Ve= 0.49 VCR t h) 70 cm 

. (si p!:: 0.01) 

(si p ) 0.01) 
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Fl CORTANTE Y CARGA AXIAL 

Ve • K VeR 

DONDE 

. K = 1 + O. 007 (Pul COMPRES ION 
A e 

K = 1 - 0.03 (Pul 
A e 

. TENSION 

~l ELEMENTOS ANCHOS 

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS 

SI 

b ~ 4d 

~ < 2 
vd 

EN CASO QUE NO SE CUMPLA. ALGUNA 
DE LAS DOS CONDICIONES, · 

Ve = VeR 

Ve = 0.5 FRbd ~ 
INDEPENDIENTEMENTE DE P 



C> · CONSIDERACION DE LA RELACJ'ON M/V 

Si L/h < 4 

ve = (3.5-2.5 ~l VeR 
vd 

PERO NO MAYOR QUE l. 5 FRbd i f*c 

Dl INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

-t 
%¡_: __ "'J[t.,..tó_7_A_5...::==;Q:!:;·_ ¡:At!==J. ~ d 

1 1 1 ~ 
· d L d ~~~'-··--· ___ _¡ 

El TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

Ve= 0.7 Vc.t!' 



El SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

S=0.25.d Si (Q)2) 

S=O,Sd Si (0~2) 

Fl CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- fy ~ 4200 Kg/cm2 

- 0 min ~ 6.3 mm (1/4" o #2) 

- ANCLADOS 10 0 DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 

JARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

·ESTRIBOS INCLINADOS o(~ 45• 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30• 



5.3 CONTRIBUCION DEL· REFUERZO TRANSVERSAL 

Si Vu) Ve 

Al ESTRIBOS VERTICALES 

Vs = FB Av f;i d 
S 

S = FB Av f;id L FB Av f;i . 
. Vu - ve· 3.Sb 

Bl ESTRIBOS INCLINADOS 

S = FB Av f;id 
Vu-Ve 

( senol.+ eos d. ) "- FB Av f;i 
3.5 b 

Cl VALOR MAXIMO DE Vu. 

Dl SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu. 

Si Vu) Ve 

SEPMAX = 0.5 d 

SEPMAX = O. 25d 



Puesto que el porcentaje p ~ 2.7% > 1%, riqe la expresión 
(2.18). 

Ya que L/h > 4, no es aplicable el factor (3. 5 - 2.5M/Vd) 

- como es de al término b'd se le adiciona 
t2, 

la viqá forma en T, 

y se tendrá: 

b'd + t2 = 35(50) + 102 = 1,750 + 100 = 1,850 

Resolviendo (2.18), la capacidad al cortante del concreto 

Ver= 0.5(0.8)1850(12.65) = 9,361 kq = 9.3.6 ton 

3) Determinase la distancia x0 desde el apoyo, más allá de la cual 
el concreto puede soportar el cortante·total. 

Por comparación de triángulos semejantes: 

--------a.-----

Por tanto 
V u 

. (30.15 - 9.36) 
Xc = 4.50 -------------- = 3.10 m. 

30;15 

4. Determinar la distancia Xm desde el apoyo hasta donde·es preciso 
proporcionar refuerzo m1nimo por cortante. Es decir, desde donde Vu 
~ Ver. Puesto que las NTC requieren que el refuezo m1nimo por 
cortante se lleve hasta L/4 y 3.10 es > L/4, no es necesario el 
refuerzo m1nimo más allá de 3.10· m, seqdn las NTC. 

5. Determinación de· las condiciones de los estribos cerrados. 

. Fr Av fy d 
S(requerida) = ----------

Vu - ver 
Ec. (2. 21) 

Suponiendo estribos del #4, con Av = 2.54 cm2., substituyendo 
valores, se tiene: 

0.8(2.54)4.2(50) 
s = ---------------- = 23 cm · 

(27.90 - 4.36) 



Ejemplo de disefto de cortante en elementos sometidos a cortante y a 
flexi6n. 

1 1 

J 
¡. + 
1 l -r -····- .. ··-·- ··-·······f·. 

~J5_+ 
En la figura se muestra una viga T simplemente apoyada con una 
carga dltima; w = 6;7 ton¡m., incluidas carga viva y carga muerta. 
La carga es uni~ormemente repartida. Las propiedades de la secci6n, 
son: 

b = 35 cm; d = 50 cm 

Para un momento flexionante en el c. del claro, 

Mu 
w 12 

u 
Cl -----

8 

6.7(9) 2 
= ------- = 67.84 ton.m 

8 

El refuerzo por flexi6n consiste de 
representan 47.5 cm2. El porcentaje 
47.5/35(50) a 0.0271. 

6 varillas del #9, que 
de refuerzo p=As/bd = 

Se trata de determinar la cantidad de refuerzo para cortante, 
suponiendo que f' =200 kg/cm2 y f .. 2,800 kg/cm2. Empléese el 
Reglamento de· cons~rucciones para elYD.F. y la secci6n 2.15 de las 
Normas Técnicas Complementarias para· Concreto. : 

Soluoi6n. 

1. Determinar las fuerzas cortantes factorizadas en cada apoyo. 

Vu = 67(4.5) = 30.15 ton 

@ distanciad del apoyo= 30.15 - 4.5(0.5) = 27.90 ton 

2. Determinar la resistencia al cortante que prporciona el 
concreto. 

f* 0 = 0.8f' 0 ='0.8(200) = 160 kg/cm2 · Ec. (1.7) 

lf*c a 12.65 kgfcm2 

De la secci6n 2.15 de las N.T.C.: r; 
para p < 0.01; Ver = Fr bd(0.2 ;t_.)Op) lf-e 

• para p ~0.01; Ver= 0.5 Fr bdJf•c 
Ec. (2.17) 
Ec. (2.18) 
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o 

··Verificar si: 

o 

s""' F:_!Y_!:L 
3.5b 

0.8(2.54) (4,200) 

Ec. (2. 21) 

~ ---------------- = 69.7 cm >> 23 cm 
3.5(35) 

NO RIGE. la separaci6n del refuerzo mlnimo. 

Verificar si: 

Secc. 2 .1. Sb 

• 1.5(0.8)35(50)(12.65) = 26,565 kq < Vu = 27.90 ton 

26.56.(. 27.90, Por consiguiente, la separaci6n m4xima de 
estribos debe ser d/4 m 50/4 • 12.5 cm. 

Por lo tanto hay que colocar estribos del #4 con 2 ramas a @ 
12.5 cm. 

Verificar si : 

Secc. 2 • 1. Sb 

= 26.56 (~/1~5) = 35.42 >27.90 ton 

Y por consiguiente, es adecuada la secci6n sumministrada de b= 3 5 
cm.; d = 50 cm. 

6. Determinar ·el punto apartir del cual, ia s. eparac~i6n de los 
estribos puede ser a • d/2. 

Puede tenerse una aeparaci6n d/2 • 25 cm, partir de un cortante Vu 
~ 2-.56 ton. ' . 

25.65 
X = 4.50 - ----- (4.50) = 0.67 m. a partir del pafto del apoyo. 

30.15 

Enseguida se muestra un· croquis con la disposici6n definitiva de 
los estribos. 
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·TORSIOH 

7.1 IHTRODUCCIOH 

En las construcciones monol1ticas de concreto, la torsión ocurre 
principalmente cuando la carga actüa 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 daf\o 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 1 mediantá un diseflo 
apropiado del refuerzo necesario para torsión.· . · · 

La introducción al tema de la distribución de los esfuerzos de 
torsión debe iniciarse con el comportamiento elástico básico de las 
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares. 
La mayoria de las vigas de concreto sujetas a torsión. son 
componentes de rectángulos. Estas son normalmente, secciones con 
patines, tales como las vigas en T o en L. Aun cuando las secciones 
circulares rara vez se consideran en la. construcción normal de 
concreto, un comentario breve respecto de estas secciones 
circulares constituye una buena introducción al comportamiento 
torsional de otros tipos de secciones. . 

En las secciones circulares, al nivel elástico, el esfuerzo 
cortante es igual a la deformación unitaria de cortante 
multiplicada por el módulo de cortante. Igual que en el caso de la 
flexión, el esfuerzo es proporcional a su distancia al eje neutro 
(esto es: el centro de la sección circular) y es máximo. en las 
fibras extremas. Si r es el radio del elemento, J =·nr4/2, su 
momento polar de inercia, · y Vte el esfuerzo cortante elástico 
debido a un momento de torsión eiastico Te, · 

(a) 
J 
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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 ea: sin alabearse) y giran el mismo ángulo respecto al 
eje. cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento 
plástico, el esfuerzo en el anillo plástico exterior se conserva 
constante, en tanto que el esfuerzo en el 'núcleo interior permanece •.. 
elástico, como se muestra en la Fig. 7 .l. Cuando toda la sección 
transversal se plastifica, b = o y el esfuerzo cortante 

3 T r Vtf = ___ E_ 
4 J 

(b) 

donde vtf es el ·esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de 
torsión T , donde el 1ndice 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 as1 como 
circunferenciales, con· valor cero en las esquinas de la sección y 
él centroide del rectángulo, y valores máximos en la periferia al 
centro ele los lados, como se aprecia ·en la Fig. 7. 2. El esfuerzo 
cortante torsional máximo ocurrirá en los puntos meelios 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 homogénea·s ni isótropas, hacen dificil desarrollar ·formulaciones 
matemáticas exactas basadas en modelos f1sicos tales como las 
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares. 

Por más de 60 a~os, el análisis torsional de los elementos de 
·concreto se ha basado , en ya sea, (1) la teor1a clásica de. la 
elasticidad desarrollada a través de formulaciones matemáticas 
asociadas a las verificaciones de la analog1a con la membrana (St. 
Venant) , o ( 2) la teor1a de la plasticidad representada por la 
analog1a con el montón de arena (Nadai). Ambas teor1as fueron 
esencialmente aplicadas al estado de torsión pura. Pero se 
descubrió experimentalmente que la teor1a plástica no es 
enteramente satisfactoria para la predicción precisa del estado de 
esfuerzos 'del concreto en torsión pura. Se encontró que el 
comportamiento del concreto se representa mejor mediante el enfoque 
plástico. Consecuentemente, . casi todos los elesarrollos ele la 
torsión aplicaelos al concreto y el conc·reto reforzado han tenido 
lugar·en esta últfma dirección • 

.... .,•. : . . · .. 
,_ "'' ~ . .-·: .-... :; . . --- ,. ,_.,._ .. . " -. ' ~~. -. 
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7.2 TOR8%0H 'URA BH LOS BLBXBHTOS DB COHCRBTO SIHPLB 

7.2.1 Torsi6n en loa Materiales· BlAstioos 

En 1853 st. Venant presentó su solución al problema torsional 
elástico con alabeo debido a la torsión ·pura que se desarrolla en 
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostró el 
significado fisico de las formulaciones matemáticas mediante su 
modelo de la analogia con la membrana. El modelo establece 
relaciones particulares entre la superficie deformada de la 
membrana cargada y la distribución de los esfuerzos torsionantes en 
una barra sujeta a momentos de torsión.· La Fig. 7.3 muestra .el 
comportamiento de la analogia con la · .membrana para formas 
re.ctangulares y en L. 

Para pequeftas deformaciones, puede demostrarse que la ecuación 
diferencial de la superficie de la membrana·deformada tiene la 
misma forma que la ecuación que ·determina la distribución de 
esfuerzos en la sección transversal de la barra sujeta a esfuerzos 
de torsión. En forma similar, se puede demostrar que · ( 1) la 
tangente a la linea de contorno en un punto cualquiera de la 
membrana deformada proporciona la dirección del esfuerzo cortante 
en la correspondiente sección transversal de la membrana real 
sujeta a torsión; (2) la pendiente máxima de la membrana en 
cualquier punto es proporcional a la magnitud del esfuerzo cortante 
en el punto correspondiente en el elemento real; (3) el momento de 

r.. torsión al que está sujeto el miembro real es proporcional al doble 
del volumen bajo la membrana deformada. · 

Puede verse en las Figs. 7. 2 y 7. 3b que el esfuerzo cortante 
torsional es inversamente proporcional a la distancia entre las 
lineas de contorno. Mientras más próximas entre si se encuentren 
las lineas, mayor es el esfuerzo, ·llevando a la conclusión antes 
expresada que el esfuerzo máximo de torsión ocurre al centro del 
lado mayor del rectángulo. De la analogia con la membrana, el 
esfuerzo máximo tiene qile . ser proporcional a la pendiente más 
pronunciada de las tangentes en los puntos A y B. 

Si 6 = desplazamiento máximo de la membrana a partir de la 
tangente en el punto A, entonces de los principios básicos de la 
mecánica de la teoria de st._Venant, 

( 7. la) 
1 • . , ' 

donde G es el modulo de cortante y 8 es el ~ngulo de torsio.n. Pero 
vt(max) es proporcional a la pendiente de la tangente; por tanto:· 

vt (max) = k¡ bG 8. ( 7 .lb) 

. ";' 
•.· 



donde las k son constantes. El correspondiente momento torsionante 
Te es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o 

o 

~~ Te = k3b3hG 

De las Ecs. 7.lb y 7.1c, 

Teb 
vt(max)= :::::' -----

(7 .le) 

(7. ld) 

El denominador kb3h en la Ec. 7.ld representa el momento polar de 
inercia J de la secció.n. La comparaci&.n de la Ec. 7.ld con la Ec. 
(a) para la .sección circular muestra ·la similitud de las dos 
expresiones, excepto que el factor k de la acuacidn para la seccl.6n 
rectangular .toma . en cuenta las deformaciones unitarias debidas ·al 
alabeo. La ecuaci6.n 7 .léi puede simplificarse·· m s aún para quedar: 

Te m:·-----· 
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 
vt(max) = .k---2-

. . . X y 
(7. 3) 

Al usar el enfoque de la analogia con la membrana, es importante 
notar qua al 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 cambiant' da la· membrana .arié.loga, tornando largos los 
cálculos para· el esfuerzo cortante torsional. · 

7.2.2 Torsión en los Materiales Pl6sticos 

Como se ha indicado antes, la analogia plástica del montón de arena 
proporciona una mejor representación del comportamiento de los 
elementos frágiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsión 
pura. El momento torsional es también proporcional al doble del 
volumen bajo el montón y el esfuerzo cortante torsional máximo .es 
proporcional a la pendiente del·mont6n de arena. La figura 7.4 ·es 
una ilustración bi y tridimensional del montón de arena. El momento 
torsionante TP en .la Fig. 7.4d es proporcional al doble del volumen 
del montón· rectangular que se muestra en las partas (b) y (e). 
También pueda.reconocarseque.la pendiente•de los lados del. montón 
de 'arena. como ·una 'medlda··.aef:'esfi.liar'zo''cortante'; torsi'onal es 



constante en el enfoque de la arialogia con el montón de aren;¡., e¡: 
tanto que. es continuamente variable en el de. la analog1a con la 
memlirana. Esta. caract~r1stica. del ·montón de arena simplifica· las 
:soluciones . considerablemente. 

7.2.3. La Analoqia del Mont6n de Arena Aplicada a las Vigas 
en L 

La maycr1a de los elementos de concreto sujetos a torsión son 
secciones con patines, m~s comO.nmente 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 rnont6n de arena plástico 
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuer:c~u~> 
cortantes a los que está sujeta. 

El montón de arena se reparte en tres volúmenes: 

v1 = La pirámide que represe2ta una forma cuadrada de 
la sección transversal = y1b w/3 · 

v2 = La porción en pabellón del alma que representa 
una forma rectangular de la sección transversal 
= y1bw(h- bwl/2 

v3 = El pabellón que representa el patin de la viga, 
transfiriendo la parte POI a NQM = y2hf(b-bwl/2 

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen de los 
montones.arena; por consiguiente: 

T ::::;. 2 ( ~!~=~ + ~!~~~~=~~~ + -~~~~~~=~~~] 
p . 3 2 2 

(7.4) 

También, el esfuerzo cortante torsional es proporcional a la 
pendiente de los montones de arena; por lo tanto: 

(7. 5a) 

(7.5b) 

Substituyendo y 1 y y 2 de las Ecs. 7. 5a y 7. 5b, en la Ec. 7. 4, se 
obtiene: 

Vt(max) = __ . _______ _: _____ ':E----------------
(b2wf6)(3h- bwl·+(h2f/2) (b- bwl 

(7. 6) 

·.Lf 



si tanto.~l numerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen 
por (bwhl y s·e ·arreglan los términos, se obtiene: 

· . T h(bwhl 2 . . 
vt(max) = --------------~~---~----------------- (7.7a) 

(1/6(3 -bw/h)] +'~(hf/bw)2(b/h -bw/h) 

si se supone2que Ct es el denominador en la Ec. 7.7a y 
JE = Ct (bwhl , la Ec. 7. 7a se convierte en . 

T h 
vt(max) = -~--

JE 
(7.7b) 

donde JE es el momento polar de inercia equivalente y una función 
de la forma de la sección transversal de la viga. Nótese que la Ec. 
7. 7b es similar en forma a la Ec. 7 .ld de la analog1a con la 
membrana, excepto por.los valores diferentes de los denominadores J 
y JE. La ecuación puede . de esa forma aplicarse a secciones 
rectangulares haciendo que hf = O. . 

También debe reconocerse que el concreto no es un material 
perfectamente pHistico¡ por consiguiente., la resistencia real a la 
torsión de la sección de concreto simple tiene un valor que yace 
entre los valores de las analog!as con la membrana y la del montón 
de arena. · 

La ecuación 7.7b puede establecerse de nuevo designando T = 
T0 como la resistencia nominal a la torsión del concreto simpl~ y 
vt(max) = vtc• empleando la terminolog1a del ACI, de tal manera que 

Te = k2b2hvtc 

Te = k2x2yvtc 

(7.8a) 

(7.8b) 

donde x es la menor dimensión de la sección rectangular. 
El extenso trabajo de Hsu y confirmado por otros, ~ ha 

establecido que k2 se puede tomar igual a 1/3. Este valor se 
originó en la investigación de la teor1a de la flexión oblicua del 
concreto simple. También se estableció que 1. 59 IT' e se ·puede 
considerar como el valor limite de la resistencia a la torsión pura 
de un miembro sin refuerzo a la torsión. Utilizando un factor de 
reducción de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, vtc 
= 0.6~0 , e introduciendo k2 =.1/3 en la Ec. 7.8, resulta 

T0 = O. 21.¡f7"0 x 2y (7. 9) 

donde x es el lado más corto de la sección rectangular. El alto 
factor de reducción'de 2.5 tiene por objeto compensar algún efecto 
de los momentos flexionantes que pudiese estar presente. · 

Si la. sección transversal· es en T o en L, el área se puede 
descomponer en·reétángulos, como en la Fig.7.6, tal que 

(7.9b) 



7,3 TORSION EN LOS LOS ELEMENTOS DE CONCRETO REPORZADO 

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la torsión sin estar 
acompaflada por la flexión y el cortante. Los párrafos precedentes 
deberán proporcionar un antecedente suficiente de la contribución 
del concreto simple en la sección, en lo que concierne a que 
resistan parte de los esfuerzos combinados que resultan de las 
fuerzas; de torsión, axiales, de cortante, o de flexión. La 
capacidad del concreto simple para resistir la torsión cuando está 
combinada con otras cargas podr1a, en muchos casos, ser menor a 
cuando resiste sólo, los mismos momentos factorizados de torsión 
externa. 

La 
resistir 
elemento 
sección. 

inclusión de refuerzo longitudinal y transversal para 
parte de los momentos torsionai'ltes, introduce un nuevo 
en· el conjunto de fuerzas y momentos que actúan . en la 
Si 

T = la resistencia torsional nominal total requerida n de la sección incluyendo el refuerzo 

T0 = la resistencia torsional nominal del concreto 
simple 

T "' la resistencia torsional del refuerzo 
S 

Entonces 

o 
Tn = Te + Ts 

Ts = Tn - Te 

(7 .lOa) 

(7.10b) 

Con objeto de estudiar la contribución de las varillas 
longitudinales de acero de tal manera que Ts pueda evaluarse, se 
tiene que analizar el sistema de fuerzas que actúan en ·las 
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en el 
estado limite de falla. Básicamente, en la actualidad·· hay dos 
caminos aceptables: 

1. La teor1a de la flexión oblicua, que se basa en el enfoque de 
la deformación plana para las secciones planas sujetas a flexión y 
torsión. 

2. La teor1a de la analog1a con la armadura y su extensión como 
teor1a del campo de la compresión. Se aplica a los estribos para 
torsión, una analog1a con la armadura modificada comparable a la 
utilizada en el diseflo de los estribos para cortante. 



7.3.1 La Teoria de la Flexión O~licua 

Esta teoria considera en detalle el desempeño de deformaciór. 
interno de la serie de superficies transversalmente alabeadas a le 
largo de la viga. Inicialmente propuesta por · Lessig, ha tenidc 
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, Mattock, 
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este campo. T.T.C. 
Hsu hizo una contribución experimental importante para el 
desarrollo de la teoria de la flexión oblicua tal como'se encuentra 

·en la actualidad. 
En su reciente li~ro (Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrollo de la 
te'oria de la torsión aplicada a las estructuras de conc::-eto y de 
cómo la teoria de la flexión oblicua formó las bases de las 
actuales disposiciones para la torsión del reglamento 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::1al de una 
viga sujeta al momento flexionante M,, permanece plana después de 
flexionarse, como se muestra ·en la ~ig. 7.7a. Si el r.omento de 
torsión Tu se aplica también, excediendo· la capacidad de la 
sección, se desarrollan grietas en los tres lados de la secciór. 
transversal: de _la viga y esfuerzos de compresión en porciones del 
cuarto lado a lo largo de la viga. Al continuar la carga torsiona: 
al estado limite· en la falla, resulta una superficie oblicua de 
falla, debida a la combinación de los momentos; el torsionante Tu y 
el flexionante Mu· El eje neutro de la superficie oblicua y el área 
sombreada en la Fig. 7. 7b que denota la zona de compresión, nc 
continuarán rectos, sino que subtienden un ángulo 6 variable con e: 
plano original de la sección. transversal. 

Antes del agrietamiento, rii las varillas longitudinales ni los 
estribos cerrados dan una contribución apreciable a la rigidez 
torsionante. de la sección. · En la etapa. de carga pos-:erior al 
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 adicional a la 
capacidad del concreto simple en la viga, a menos que se empleen 
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales. 

La teoria de la flexión oblicua idealiza la zona de compresión 
considerándola de un peralte uniforme. supone que las grietas en 
las restantes .tres caras de la sección 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 el 
concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actüan en el plano 
flexionado oblicuamente;· El poligono de la Fig. 7.8b da la 
resistencia al cortante F 0 del concreto, la. fuerza T1 de las 
varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresión, 
y el bloque de la fuerza normal de compresión C

0
• • ·.· · 

El momento torsionante ~e de la fuerza cortante resistente Fe 
generada por_el área. sombreada del bloque de compresión en la Fig. 
7.8a, es por lo.tanto: 



Fe 
Te = ------

cos 45° 

o 

X su brazo respecto a las 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 F0 en términos del esfuerzo interno en el 
concreto, k 12 f' e• y las constantes torsionales geométricas de la 
secci6ri, k 2x y, ¡levaron a la expresi6n-

T = c. 
2.4 

.rx 
(7.11b) 

Las fuerzas de espiga Fx y F se suponen proporcionales a las 
áreas de la secci6n transversal d~ estas varillas. Si se establece 
una relaci6n entre la proporci6n de la resistencia dada por las 
fuerzas de espiga Fx y Fv y la resistencia torsional de las fuerzas 
F0 de los anillos, ¡os momentos torsionantes serán las sumas 

2: Fv(\x1), . 2: Fx(\y0 ), Z'Fy(\x0 ), !: T1 (\x0 ) 

Las dimensiones x1 y y1 son, respectivamente, la menor y la mayor 
dimensi6n centro a centro de los estribos rectangulares cerrados, y 
las dimensiones x0 y y 0 son las correspondientes dimensiones centro 
a centro de las vari¡las longitudinales en las esquinas de los 
estribos. La· expresi6n resultante para 'la resistencia torsional, 
T

5
, · suministrada por los anillos y el acero longitudinal en la 

secci6n rectangular, es 

Ts- ~1 ~!:!~:x (7.12) 
S 

donde oc 1 = 0.66 + o •. ~3y1 ¡x1 , de tal manera que· el ·momento 
torsionante nominal de res1stenc1a, es Tn = T0 + Ts, o 

2.4 
--- x2yJf1c + (0.66 + 
./X . . . 

. Y¡ 
0.33--) 

x1 
~!:!~=L (7.13) 

S 

7.3.2 La Teoria de .la Aria1oqia con la Armadura en el Espacio 
.. ··· 

. Esta teoria originalmente fue. desarrollada por Ramsch y más tarde 
expandida 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 teoria del 
campo de compresión. La analogia con la armadura·en el espacio· es 
una extensión del modelo usado en el diseño de los estribos que 
resisten cortante, en la que las grietas de tensión diagonal, una 
vez que empiezan a desarrollarse; son resistidas por los estribos. 
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida 

. al momento de torsión, se utiliza como miembros a tensión diagonal, 
una armadura en .el espacio compuesta por los estribos, y las fajas 
idealizadas de concreto a 45• entre las grietas se utilizan come 
los miembros a compresión, como se muestra enm la F ig. 7. 9 . · · 

En esta teoria se supone que la viga de concreto se comporta 
en torsión en forma similar a un cajón de paredes delgadas con ur. 

. flujo de cortante constante en la sección transversal de la pared, 
produciendo un momento torsionante constante. El uso de secciones 
huecas en las paredes en vez de sólidas, demostró que se obtiene 
esencialmente el mismo momento torsionante último, siempre que las 
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusión sale a relucir a 
partir de los ensayes que han mostrado que la resistencia a la 
torsión de las secciones sólidas está compuesta de la resistencia 
de la jaula de · estribos cerrados, que consisten de · barras 
longitudinales y estribos ··cerrados, y los idealizados puntales a 
compresión inclinados de concreto en el plano de las paredes de la 
jaula. Los puntales a compresión son las fajas inclinadas .de 
concreto entre las grietas en la Fig. 7.9. 

El reglamento CEB-FIP se basa en el modelo de la armadura er. 
el espacio. En este código, el espesor efectivo de la viga hueca se 
toma como 1/6 D0 , donde D0 es el diámetro del circulo inscrito er. 
el. rectángulo que conecta las varillas longitudinales de las 
esquinas, o sea, D m x0 en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia 
del núcleo no afec~a la resistencia en torsión de tales miembros, 
de ah! la aceptación del enfoque de la analog1a con la armadura 
espacial basada en secciones huecas. 

si el flujo de cortante en las paredes de la sección en caj6r. 
es 7t, donde?' es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensión 
en cada var.illa longitudinal en las esquinas, la ecuación del 
equilibrio de fuerzas seria 

rtx0 rty0 
4F = 2 ----- + 2 ----- (7.14) 

tan (¡j .tan (lj 

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 · 

Atfy = ?"'ts tan (¡j (7.16a) 



p~.,- 'JJ / 
:'-./,.? 

.. También, __ si · _ A1 · es el área total de las cuatro varillas 
longitudinales en ·las esquinas, 

(7.16b) 

Resolviendo las Ecs. (7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a 

. ~ Alf . .Atfv 
T • 2X y ----'---~--n o o 

2s(x0 + y0 ) 
(7.17) 

Para el caso de volümenes iguales de 
·transversales (esto es:· CD = 45•) 
resistencia Tn en la. falla, seria 

acero longitudinal y estribos 
el_ momento · torsionante de 

(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 DESBMPE&O DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE 
TORSION, CORTANTE Y lLBXION 

7.4.1 Torsi6n y cortante Combinados. 

Hasta ahora, esta discusión ha presentado el mecanismo resistente 
interno y las fuerzas acompaf'lantes, momentos y esfuerzos en ·el 
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural 
unidimensional ·está sujeto a momentos torsionantes. Cuando la 
torsión externa está acompaf'lada por cortante externo, la m~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 cortante combinados es 
menor que su resistencia a alguno de estos dos parámetros actuando 
solos. Consecuentemente, se torna necesaria una relación de 
interacción· en una manera similar . a la desarrollada para la 
combinación de la flexión y la carga axial, discutida en el 

·Capitulo 9. La · figura 7.10 representa la siguiente expresión no 
dlmensional de interacción que relaciona la torsión al cortante: 

1. Miembro sin acero en el alma: 

(7 .19a) 
'·-

....... · •;;,·':: ';· ;, 



P6v' ;¿ l 
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T
0 

y V0 son la torsión y el cortante nominal externos cuando 
actúan simultáneamente. T00 . y V00 son los valores nominales 
:para . la ... torsi6n y el cortante cuando cada uno actúa · 
separadamente. 

2. Miembros reforzados, para la combinación de torsión y cortante: 

~ 1.0 (7 .19b) 

Tn y Vn representan las resistencias nominales de torsión y 
cortante para resistir Tu·Y Vu cuando actúan simultáneamente. 
T00 = T0 + Ts representa la resistencia torsional nominal del 
alma reforzada cuando la torsión pura actúa sola en la 
secci6n; Vno = V0 + Vs representa la resistencia nominal al 
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actúa er. 
la secci6n. La ecuaci6n 7.19a se puede anotar de nueve 
utilizando el valor aproximado de TC: de la Ec. 7 .llb y v

0 
de 

la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar: 

Te . . ve 

( )
2 ( )2 . . ~:;~?r7:~~-~i~ + ~:~0':-~:~ . ~ l. o ( 7. 2 o) 

En el caso del alma.reforzada sujeta a torsi6n y cortante 
combinados, tiene.que establecerse un limite ~uperior para Tnc 
y V · para asegurar que el refuerzo del ·alma fluya en. e .e 
esta~o limite de falla. Con base en los resultados de ensayes, 

~x2y 
Tno S 3. 2.[fi0 --•--

3 
y 

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en 

( r.:-::b;-)' {;j;~;-;,:;-) 2 ~ l. o (7.21) 

Al comparar las Ecs. 7.20 y 7.21 puede verse que Tn = 5T0 . El 
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requerir que 

Ts ~ 4T0 (7.22) 

pues de otra manera, la secci6n deberá incrementarse. 



7.4.2 Torsi6n y Fle:a:i6n Coml:linadas 

cuando la flexi6n actúa simultáneamente con la torsión, la 
capacidad a la flexión de la sección se reduce drásticamente. Comó 
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 Fiq. 7.7b. 

De manera similar al caso de la 
combinados, se establece una relación de 
la torsión con la flexión cuando ambas 
Tiene que· suponerse . que la sección está 
compresi6n y de tensión. 

torsión y el cortante 
interacción relacionando 
actúan simul t.§neamente. 
reforzada con acero de. 

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, 

(=!:!-)
2 

= r{¡ -~-\ (7.23a) 
Tno \ Mno} 

2. Cuando ocurre la fluencia de tensión en la zona de flexión de 
compresión, 

= 1 + r (7.23b) 

donde Tn m momento nominal torsional resistente eqivalente a Tu/~ ·· 
. , Tno "' resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando 

actúa sola la torsión pura 
Mn = momento nominal resistente a flexión MU/~ 

Mno = resistencia nominal a la flexión cuando ésta actúa sola 

r = ~~Ó:_ 
A' sfy 

7. 4. ·3 !'1e:a:i6n, Cortante y Torsi6n .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 expresión 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 interácción de las Secciones 7. 4 .1 y 
7 . .4. 2. El ACI requiere. ( 1) el cálculo del 'acero transversal en el 
alma, .para cortante; adicionándolo al acero transversal en el alma 
calculado para tor:sión; y (2). el cUéulo de ac.ero longitudinal para 
torsión, adiclonándolo al·aceio de tensión pára flexión, pero 

o 
ó 



distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la secciór. 
transversal. 

7,5 DISBIO DB'VIGAS DE CONCRBTO REPORZADO SUJBTAS A LA COMBINACIOW 
DB TORSION, PLBXION Y CORTANTB 

7.5.1 Desempefio 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 identificar 
en una de las dos siguientes condiciones: (1) no hay redistribuciór. 
de los esfuerzos de torsión a· otros miembros después de:. 
agrietamiento, y (2) la redistribución de los esfuerzos y momentos 
torsionantes después del agrietamiento para que tenga efecto la 
compatibilidad de deformación entre los miembros que se 
intersectan. 

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsión en las vigas 
estáticamente determinadas se pueden evaluar de las solas 
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un diseflc 
para el momento total factorizado exterior de torsión, ya que no es 
posible la redistribución de los esfuerzos torsionantes. Cor. 
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, esunejemplodeello. 

La viga de orilla tiene que diseflarse para que resista -la 
totalidad del momento externo factor izado de torsión debido a la. 
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experimentará un 
colapso. La falla seria ocasionada por la viga al no satisfacer las
condiciones de equilibrio de las fuerzas y los momentos que 
resultan de la gran torsión exterior. . 

En los sistemas estáticamente indeterminados, las suposiciones 
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones 
en las uniones, y la redistribución de los esfuerzos pueden afectar 
los esfuerzos resultantes, llevando a .una reducción de los 
esfuerzos resultantes de cortante torsional. Se permite una 
reducción en el valor del momento tactorizado que se utiliza en el 
diseflo del miembro, si parte de este momento se puede redistribuir 
a los miembros que se intersectan. El Reglamento ACI permite un 
momento torsional factor izado máximo ·en la sección critica d a 
partir del pái'io de los apoyos: 

Tu = ~(Jt• e ];;;::) (7.24) 



El hacer caso omiso 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 tfJ(.ffic '1x•y/3) 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 s2 aplican momentos de torsión Tu en las secciones 1 
y 2 de la viga de orilla ABen la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las 
rigideces relativas de la viga AB y las transversales s2 determinan 
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 B en sus intersecciones con la viga 
de orilla AB, no se trasmitirán totalmente como momentos de torsión 
a las columnas de apoyo A y B. se reducirán en·forma importante ya 
que las redistribuciones de momentos resultan en una transferencia 
de la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremos 1 y 
2 a 3 y 4, as1 como al centro de los claros de las vigas s2 . Tu en 
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la sección 
cr1tica 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 
s 2 es menor que el dado por la Ec. 7. 24, la viga se tiene que 
d~sefiar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de 
torsión se desprecian, si 

(7.25) 

Cuando el momento torsionante factor izado Tu excede 0 (o .13 
Jf' 0 ), el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se 
disefie en secciones para . 

y 

V = e 

' 
o.s/f.0 bwd 

-------------------
~1 + [2.5Ct(Tu/Vul 2 

o. nff' e Z x 2y 
T = ------------------

0 •h + (0.4Vu/CtTu) 2 

(7.26a) 

' 

(7. 26b) 

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan de la Ec. 7.20 
suponiendo que el cociente del momento torsionante respecto a la 
fuerza cortante permanece constante a través de la historia de 
carga. Cuando se· toma· en cue·nta la contribución del refuerzo para 
torsión, . el ACI limita la fuerza de torsión Ts resistida· por el 
acero a un valor que no exceda· 4T0 , como se ve en la Ec. 7.22. 



7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsi6D 

Como se indica en la Secci6n 7. 3 .1, s6lo se puede lograr una 
importante resistencia adicional a la torsi6n debida al refuerzo 
para torsi6n, 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 torsi6n. Este principio es la base de las 
expresiones de ACI para diseñar el.acero torsional en el alma. Si s 
es la separaci6n de los estribos, A¡ es el área total del acero de 
las varillas longitudinales de la secci6n transversal, y At es la 
secci6n transversal de una rama del estribo, donde las dimensiones 
del estribo son x1 en la direcci6n corta y y 1 en la direcci6r: 
larga, entonces: 

(7.27a) 

de tal manera que 

(7.27b) 
x 1 + Y¡ 

Por tanto, el acero torsional total en el alma, incluyendo 
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales. de las 
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en 

(7.28a) 

Pero, de la Ec. 7.12 

Tss 
At a -------- ( 7. 28b) 

O(lxlylfl 

donde ~l = 0.66 + 0.33y1¡x1 ~ 1.5 y Ts es el momento torsionante 
resistente del acero torsionante del alma. Si T0 es la resistencia 
torsional nominal del concreto simple en el alma, 

Ts = Tn- T0 (7.29) 

De la E e. 7. 2 7b, y empleando la expresi6n de ACI para At para la 
torsi6n y el cortante combinados, donde 

2At = 
fy Tu + Vu/3Ct 

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como 



28 X s Tu x1 X y 1 
Al =. ------ ----------- - 2At ------- (7. 30) 

fy Tu +. Vu/3Ct s 

donde Ct = b d(I x2y. El término 2At_ en la Ec. 7. 3 o no puede ser 
menor que 3. ~ws/f , puesto que este valor es el minimo 2At para 
que los estribos t~sionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se 

. presenta una discusi6n completa y una derivaci6n detallada· de la 
Ec. 7.30. 

Puede compensarse una reducci6n en los estribos mediante un 
incremento en ·el acero longitudinal siempre que el volumen del 
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separaci6n s de 
los estribos es peque~a, de tal manera que 2At sea 
considerablemente mayor que el valor minimo 3.5~/fy, no es poco 
com~n 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 vold!ilenes iguales de 
estribos y varillas longitudinales; esto es: · 

' ' 
(7. 31) 

El área total ~t de los ·estribos cerrados para la torsi6n y 
cortante combinados seconvierte en 

2At Ay 3 . 5bws 
--- + -- ~ ------ (7.32) 

S S fy 

7.5.3 ~rooedimiento de 4iselo para la Torsi6n y Cortante Combinados 

Lo que sique es un resumen de la· secuencia recomendada de los pasos 
para el dise~o. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo que 
describe la secuencia de las operaciones en. forma gráfica. 

1 •. Clasifique si la torsi6n aplicada es torsi6n de equilibrio 
o de compatibilidad. · Determine la secci6n critica y 
calcule el momento torsionante factorizado Tu· La secci6n 
critica se toma a una dista~ia d del.pafto ael apoyo. Si 
Tu es menorque cD(O.l3/fl0 !x y), se pueden despreciar.los. 
erectos de la. torsi.6n. (Seco. 11. 6.1) • . · 

2. Calcule la resistencia nominal torsional T0 del alma de 
concreto simple: 

0.21!fi0 Ix2y 
T = 

e ·¡~-:-(~~;;:¡~~;:)2 
Ec. ACI 11.22 

donde Ct '" bwd/Ex2y. Los miembros sujetos a una tensi6n 
axial importante se pueden dise~ar para un valor de T0 que se multiplica ·por (1 + Nu/35 Agl, en que Nu es 
negativa para tensi6n. (Secc. 11.6.6.2). 

\ 

1 l 



· veritique si Tu excede · eT0 • Si no es as!, desprecie el 
efecto torsionante. Si as! ocurre, calcule el valor T8 de 
esa porci6n del .. · momento torsionante que será resise ida 
por el refuerzo de acero. Para. torsi6n de equilibrio 

.Ts"' Tn- Te 

Para torsi6n de compatibilidad 

/f'c rx2y 
T m --------- - T s 3 . . e 

Ec. ACI 11.2.1 

6 

la que sea menor. El valor de Tn tiene que ser al menos 
equivalente a Tul•· Si Ts > 4T0 , incremente el tamafto de 
la secci6n. (Secc. 11.6.Y.4). 
Seleccione los estribos cerrados que se emplearán como 
retuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No. 
3 como m!nimo (9.5 mm. de diámetro). si s es una 
separaci6n constante de los estribos, calcule el área de 
una rama del estribo para torsi6n, para la separaci6n 
unitaria: · 

. . Ts 
.At; .. --------

<>( 1X1Y1 fy 
Ec. ACI 11.2,3 

3. Calcule el refuerzo Ay requerido para cortante por unidad 
de espaciamiento en una secci6n transversal. Vu es la 
fuerza cortante exterior factorizada en la secci6n 
critica, V0 es !~resistencia ·nominal· al cortante del 
concreto en el a_, y Vs es la fuerza cortante que 
resisten los estri s: · 

-- .. 
S fyd 

donde vs "' vn - V0 , Y 

o.s./7'0 bwd 

ve = ~~-:-[;~~~~(;:¡;:)ji Ec. ACI 11,5 

El valor de Vn tiene que ser cuando menos igual a Vul•· 

4. Obtenga el área total ~ de los estribos cerrados para 
. torsi6n. y. cortante, y ·disetle los estribos de tal· manera 
que (Secc. 11-.6.72 Comentario, Saces. 11.5.5.3, 11.5.5, 
y Ec. 11-14): 

Avt= 
Ay 3.5bws 

+ -- ?: ------./ 
S f · y S 



!5, Calcule_ el.Area A1 del refuerzo longitudinal requerida 
para torei6n, donde: (secci6n 11.6.9.3) 

Al .. 2At 
xl + Y1 

Ec. ACI ( 11.24) -------
a 

o 

=(:~~~ Tu ) xl + Y1 Ec. (11.25) Al ----------- - 2At ---;---
. fy Tu + Vu/3Ct. 

la que sea mayor. A1 calculada empleando la segunda 
expresi6n no necesita ser mayor a 

Al =(:~3~ ~---~~------ - ::~~~) ~!-~-~! 
fy Tu + Vu/3Ct . fy . s 

6. Arregle el refuerzo utilizando las siguientes 
directrices: 

- (a) 

(b) 

(e) 

(d) 

(e) 

La separaci6n s de los estribos cerrados deberé ser 
menor a. (x1 + y1)/4 o· 30 cm (Secc. 11.6.8.1). 
Las varillas longitudinales deber4n quedar a _ 
separaciones iguales alrededor del perímetro de loa 
estribos cerrados. La. distancia entre las varillas 
deberé ser menor a 30 cm. y cuando menos una 
varilla longitudinal deberé colocarse en cada 
esquina. (Secc. 11.6.8.2 Comentarios). 
La resistencia a la fluencia del r~fuerzo para 
torsi6.n no excederé de 4,200 kg/cm • (Secc. 
11.6.7.4). 
Los estribos que se usen para refuerzo de torsi6n 
deberAn anclarse a través de una distancia d desde 
las fibras extremas en compresi6n. Los anillos 
cerrados con ganchos en los estribos logran este 
efecto. (Secc. 11.6.7.5). 
El refuerzo para torsi6n se suministrarA al menos 
una distancia (d + b) mAs allA.del punto requerido 
te6ricamente, con objeto de cubrir cualesquier 
esfuerzos cortantes excesivos potenciales. (Secc. 
11.6.7.6 Comentarios). 

7. 5. 4 Bjemplo 7.11 Diseiio del aefuerao en el Al- para la 
Torai6n y el cortante Combinados en una aecci6n en T 

una viga de aecci6n en T tiene las dimensiones geométricas que 
se muestran en la Fig. 7.16. En la secci6n critica act~a.una 
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de Vu 
= 6,800 kg. EstA sujeta a· los siguientes momentos de torsi6ri: 
(a) momento ·exterior torsionante factorizado de equilibrio 

(b) de compatibi1idad factorizado, 
y (e) de compatibilidad factorizado, 

lt 

Tu= 570,000 kg.cm; 
Tu =·86;200 kg.cm; 

Tu= 345,000 kg.cm. 

' ·; 



Dados: . · · · 
· Refuerzo para f!exi6n As • 22.59 cm2 

f'c • 280 kq/cm , 2concreto de peso normal 
fy a 4 1 200 kg/0111 

Oisefto del refuerzo en el alma necesario para esta secci6n. 

Boluoi6D 
(a) Torsi6n de equilibrio: 

Momento torsional :tactorizado (Paso l) 

Dado el momento torsional de equilibrio = 570,000 kg-cm. 
La totalidad del momento de· torsi6n debe tomarse en cuenta 
para el disefto. De la 7ig. 7.16: 

L.x2y = 352 x 65 + 2(102 x 30) = 85,625 cm3 (secc. 
11.6.1.1) 

~co.13 W 0 !x2y) = 
., 0.85 ·X 0.13 X J280 X 85,625 = 158 1 322 kg-cm < Tu 

Secos. -11. 6. 2. 2, 11. 6. 23. y Comentarios 

Por consiguiente, se deben colocar estribos 

Disello de estribos cerrados para torsi6n.(Paso 2) 

Tu 570,000 
= ------- = 670,588 kg-cm 

~ 0.85 

0.21 Jf:"
0 

h 2y 

Te = j~-:-(~~~;:¡~~;:)2 Ec. 11-22 

Sup6ngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 65 - 5 = 60 cm 

35 X 60 
= ---------- a 

0.025 (ver N6taci6n en el Cap. 11) 
85,625 

o.21 /2ao (85,625) 
T0 .. ---------------~--- = 295,548 j 1 + (--~:~~~:~~~~--) 2 - . . . . 

0.025(570,000) . 

kg-cm 

Suponga también que tanto T0 como V son constantes para todos los 
prop6sitos prácticos al centro del c~aro dela viga. 

Ts = Tn - T0 = 670,588 - 295,548 = 375,040 kg-cm Ec. 1i.21 

. ;.· ,, 

. .'· 



·supóngase· un recubrimiento libre de 2.5 cm· y estribos cerrados del 
#4. 

x1 .. 35 - 2(2.5 + 0.64) = 28.73 cm 
y1 m 65- 2(2.5.+ 0.64) • 58;73 cm 

0(1 = 0.66 + 0.33(58.73/28.73) = 1.33 < 1.5 

Emplée ~ 1 = 1. 33 

secc. 11.6. 9 

375,040 
= 0.040 cm2fcm/l rama a --------- = -----------------------4,200(1.33)28.73(59.73) 

(paso 3) 

0.5 /280(35) 60 

Diseno de los estribos para cortante 

0.5 fi'cbwd 
ve a ------------------- a ------------------------------.. :· '. Jt + [2.5CtCTu/Vul J2 Jl + [2.5(0.025)570,000f6,800] 2 

= 3,294 kg 

= vn - ve = 
6,800 
------ 3,294.= 4,706 kg 
0.85 

4,706 
-- = -- - • 0.019 cm2;cmfdos ramas 
S 4,200(60) 

Estribos.cerrados para torsión y cortante combinados (Paso 4) 

Avt .. 2At' Av 
+ -- = 2(0.040) + 0.019 = 0.099 cm2;cm¡ 2 ramas 

S S S 

Pruébese con estribos cerrados dej No. 4 (1.27 mm de diámetro). El 
área para las dos ramas = 2.54 cm •. 

área de la.seci6n transversal del estribo 2.54 
S .= ------------------------------------------ = ----- = 

Avt_/s requerida· 

= 25.7 cm 

separación máxima permisible, 
(11.6.8) 

x1 + Yt 

4 

0.099 

28.73 + 58.73 
a ------------- a 

4 

= 21.9 cm< 25.7 cm 

utilice estribos cerrados del # 4 @ 21 cm c. a c. 

¡1.. 



3.5bws. 3.5(35)21 
Area mínima de estribos requerida= Ay + 2At • ------ a 

fy 
--------- 11:1: 4,200 

a 0.61 cm2 < 2.54 cm2 

Area proporcionada a 2.54 > 0.61 cm2 

Secc. 11.4 y Ec.11.16 

Diseno del acero longitudinal para torsión (Paso 5) 

Al .. 
x1 + Y1 · ·. · 

2At ------- = 2(0.040)(28.73 + 58.73) • 1.00 cm2 Ec. 11.24 
S . 

También: 

· 28xs 
Al = Ec. 11.25 

S 

(O substituyendo 3.5bws/fy por 2At, aquella que controle): 

3.5bws 
------ = 0.61 cm2 < 2At = 2(0.040)21 = 1.68 cm2 

fy 

use 2At = l. 68 2 cm •. Por consiguiente: 

A1"'(~~~=~~~~--4,20o 6,800 

28.73 + 58.73-570,000 

21 
570,000 + --------

3(0.025) 

"' 10.60 cm2 > 7.00 cm2 

Por lo tanto, colóquese A1 = 10.60 cm2 

Distribución de las varillas longitudinales de torsión 

= 

El área del refuerzo longitudinal a distribuir es 10.110 cm2 • 
Supóngase que % A1 se coloca en las esquinas superiores; Otro tanto 
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas par1 flexión. 
El área requerida en cada esquina es = 10.110/4 = 2.115 am . _El ¡rea 
requerida . en c_ada costado vertical es también % · A1 = 2.115 am , 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 1 As = ·-- · + As ·~ 2. 65 + 22. 59 = 25. 24 el 

4 
Colóquense 5 vars. del ,#8 enla·zona de tensión; ,.s = 25.35 cm2 
La figura muestra la geometría de la sección transversal. 

·, 
;·. 



Soluci6n 

(b) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional tactorizado (Paso l) 

Dado Tu • 86,200 kq-cm. Si se utilizan los resultados del caso 
(a), se tiene: 

~(0.13 jt• 0 íx2y) = o.85(0.13))280(85,625) = 158,322 kq-cm 
> Tu = 86,200 kq-cm 

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsión. 

Soluci6D 
{e) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional tactorizado (Paso l) 

. Dado que Tu = 345,000 kq-cm es mayor que ~(0.13/f'0 x2y), se 
deben suministrar estribos. Puesto que esta es una t:orsión de 
compatibilidad, la secc~6n se puede diseftar para un · momento 
torsionante de ~( fi7 e Z x y/3) si la torsión exterior excede este 

· valor. (Seca. ll •. 6 .3) . . . 

~<if7c 2x2y/3)a 0.85 J280 85,625/3 • 405,954 > 345,000 kq-cm 

Por consiguiente, la sección se diseftarA para Tu • 345,000 kq-cm· 

Dise~o de los estribos cerrados para torsión (Paso 2) 

Utilizando la Ec. 7.26b, 

T = e 

0.21 ,-¡;; 85,625 
----------------------- = 285,855 kq-cm 

' ' ~. 

= .--------- = ----------------------- a 0.013 cm2;cmf1 rama 
a 4,~0{0.83)30.48(60.48) 

Dise~o de/los estribos para cortante (Paso 3) . 

. o.5Jf• 0 bwd · o.5Wo35(60) 
V = -----------------=- = ----------------------~---------- = 

e /1 +[ 2.5Ct<Tu/Vu)] 2 . /1+[ 2.5(0.025) (345,000/6,800) ] 2 

.. 5,284 kq 

\~ 

. ' 



V8 .. vn - v0 = 6,8oo¡o.85 ~ 5;284 = 2,716 kg 

Av vs 
-- .. --- cz 

2,716 
. -'-------- .. 0.011 cm2¡cmj2 ramas 
4,200(60). 

Estribos cerrrados .combinados pa~a torsi6n y cortante (Paso 4) 

--- D 

Av . 2 
+ -- .. 2(0.013) + 0.011 • 0,037 cm /cm/2 ramas 

S S S 

Coloque estribos del #3 con un érea de 2 x 0.71 = 1.42 cm (9.5 mm. 
de diémetro )·, y se tiene: 

érea del estribo As 
S .= -------------------- = 1.42/ 0,037 = 38 cm 

érea requerida Avt/s 

separaci6n máxima permisible Smax • (X1 + y1)/4 = (29.04 + 59.04)/4 
=. 22 cm < 38 cm 

Por consiquiente, suministre estribos cerrados del #3 @ 22 cm c. a 
c. 

área m1nima de estribos requerida • 3.5(35)22/4,200 • 0.64 cm2 

érea suministrada - 1.42 > 0.64 cm2 

Diseno del refuerzo longitudinal para torsión (Paso 5) 

X1 + Y1 . · . 
2At ------- = 2(0.013) 

s· 
(29.04 + 59.04) = 2.29 cm2 

3.5bwS 3.5(35)22 

4,200 
= 0,64 < 2AtS = 2(0.013)22 = -----------

Use 0.64 
Por consiquiente: . 

A¡ = (-:~~=~:::_.' 
4,200 6,800 

345,000 

345,000 + 

= 13.70cm2 > 2.29 cm2 . 
3(0.0245) 

= 0.57 cm2 

------------- = 
22 

Por consiquiente A1 que se debe suministrar es igual a 13.70 cm2 • 

· Distribuci6n de las varillas. longitudinales. Considérese el mismo 
criterio que se siqui6 en (a). 

·~·-
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(b) FALLA POR FLEXION 
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DEiifDA); LA. GRIETA 

la) SHEAR • TENSION FAilURE 

(b) SHEAR - COMPRESSION jiAILUitE 

· •'4 ., ro,, 
Fig. 3.3 

Fallaa 'ripicas de COrtanten 
en laa Vigaa COrtaa 

• TIPO DE FALLA 

1 FALLA DE ANCLAJE 
2 FALLA DE APLASTAMIENTO 
3 FALLA DE FLEXION 

. 4 & 5 FALLA DE COSTILLA DE ARCO 

Fig, 3,4 
~14•0TOI 
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Cd) Equilibrio 
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quo actúan en el· elemento • 

ll..,t 

?L.'. V 



t TRAYECTORIA DE LA CDMPRESION 

(a) ARCH- RIB FAILURE 

INCLINADAS 
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¡ __ 
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FIG, 3,5 Falla Tipica da COrtaDta &D la• vigas I 
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UNSPALLEO SPACLED 

Fiq. 4. DeacaacaramieDto del recubrimiéDto.del coDcreto 
débido a la torsi6D. 
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VIGA 781 fy • 3,260 kg/cm2 

VIGA 782 fyo 3,890 kg/cm2 

VIGA 783 

PROPIEDADES DE LA SECCION TRANSVERSAL 

Estribos #2 fyo 3,500 kg/cm2 

Concreto f 1c• 270 ~g/cm2 

Recubrimiento lateral~ 1cm 
Acero Longitudinal 2#3 + 2118 
Resistencia• de fluencfa, las mostradas 
d•27cm · .. 

Trea'vigaa con separaciones grandes da los estribos. 
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Dr . ~DE ESTRLCTUlAS DE CO:<CRtoO 

u.S::<O 

0.477 

0.424 

v. 
r'.y 

0.371 

0.318 

0.265 

o 

-~ 
"' ~ 

1" 
.......... 

!"-.. 
0.1 0.2 03 0.4 0.5 0.6 

- Tu c,-
v. 

0.7 0.8 0.9 1.0 

Flg. 13.6 Variación de Vd/j';,b,;,dcon la relación C1 TuJVu, según la ecuación 
11.5. . 

En la ftgUra 13.7 se illl$tran divenos tipos de distribución del refuerzo por cor
tante, de acuerdo con las secciones ll5.l.i y 11.5.1.2. 

11.5.5 Refuerzo minimo por cortJlnte 

En general, todos los elementos de concreto sujetos a flexión deben tener una 
cantidad mínima de refuerzo por cortante, excepto para losas y zapatas, nervaduraa 
y vigas anchas de poco peralte (sección 11.5.5.1). Para elementos no presforzados se 
calcula el refuerzo mínimo por co!1ante requerido a partir de: 

ecuación 11.14 

La esencia de la ecuación 11.14 consiste en que, cuando se utiliza el refuerzo mí
nimo por cortante, la resistencia total al cortante de una sección es Ve+ 3.5b..,d. 

· EJEMPLO 13.1 Disello por cortante: Elementos sometidos solamente a cortante y . 
nexi6n . . . 

Determinar el tamailo y la separación de los estnoos verticales en U, para una viga 
simplemente apoyada, con un claro de 9.14 ~· · 

bw = 33 cm 

r'c = 211 kg/cm 2 

56 

CORTANTE 

"'u = 6.7 ton/m 

d = 51 cm 

fy = 2 810 kg/cm2 

f1 1 1 ¡ 1 11 ¡ 
Estriboa Jrúila de alambre sold.ad.o 

· Estn"bos inclinados 

Combinaci6n 

F-.g. 13. 7 Tipos y distribución del refuerzo por cortan\<. 

Oílcuio y aná!i•il . Referendtl en el Reg/ammto 
Para este ejemplo, se supo,,e que la Cll!l!a viva esU fija. de tal modo que el cortante 
de diseño en el centro del claro es igual a cero. (Se ootiene un cortante de diseno 
R'.a)'Or que cero si "' considera una carga viva parc:ialsobre el claro.) 

J. Detenniilar las fuerzas cortantes factorizadas @apoyo: V u = 6.7 x 4.57 = 30.6 
ton; @distancia J del apoyo: Y u =30.6 -6.7 x 051 = 27.2 ton. 11.1.2.1 

2. Determinar la resistencia al cortante proporcionada por el concreto. 

op Ve = op 0.53 J f'c b..,d ecuaci~n 11.13 

= 0.85 X 0.531211 X 33 X 51= 11 013 = 11.01 ton 

.51 
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D• '>E ESTRliCruRAS DE CONCRErO 

3. Deterr, inar '· distancia Xc desde el apoyo, mú aiJa de la cu,J el cooc:reto puede 
soportar el cortante total. 

Del dibujo (4.57-xc)/4.5? = op V dVu en el apoyo 
:.xc =4.57 [1 -(op V dVu)J =4.57 (1 -(11.01/30.6)] =2.93 m 

4. Detenninar la distancia X m desde el apoyo hasta donde sea preciso proporcionu 
refuerzo mínimo por cortante (es decir, hasta V u= op Vc/2). 11.55.1 

X m= 4.57 [(30.6..: 5.50)/30.6] = 3.75 m 

1 27.2 
Y u = 30.6 too 

~ve= u.o1 
...L 

~VJ2 =s.so 
4.57 

Retuazo extendido 
un punto 

dondeV = 
~VJ2 "· 

5. Determinar la separación requerida de los estribos en U. 

58 

Comentarios 
leCCión 11.5.6 

Suporuendo estn"bos en U del # 4 CAv = 2.58 cm2 ) apéndice F @distanciad del 
apoyo: 

1 (requerida)=0.85 (2.58) 2.8 (51)/(27.2-'- 11.01) = 19.4 cm 

Puesto que (V u - op Ve) varía linealmente entre x = d, x = Xc y la separación 
requerida varía invenarnente con (V u - op Ve), la separación requerida en cual
quier sección entre esos dos puntos se puede obtener dizoctamente del valor 1 (re
querido), correspondiente a x =d. Por ejemplo, en la sección: 

x =d + [(xc -d)/2] = 1.72 m del apoyo 

'(requerida) = 19.4/0.5 = 38.8 cm 

o. Veruar la separa. ión m ixima permisible de ios estnDos.. 

s (mti<} de los estrioos verticales .;;; d/2 = 25.5 cm 

o también .;;; 61 cm 

CORTAHI1! 

115.4.1 

s (máx} de los estnbos en U dd # 4 conespoadieale a los requerimientos 
mínimos de áreas de refuerzo 

1 (máx} =A.fy/3.5 bw = 258 (2 810)j35 X 33 

= 63cm 

ecuación 11.14 

:. r (171/JX} = 25~ cm 

Remmeg 
Seporación de los estnbos utilizando estnbos en U dd #4: 

111111111 1 111 11 11 lf 
7.5 cm 1 S @ 19.00 an t @~·j 9 @ 25.5 an l 378 cm·= 3.78 m 

6 Clllibos @ 19.00 cm 

2 ·-· ·@ 23.00 Clll 

9CIIIibos @2S.Sem 

J!JENPLO 13.2 Dlsello por cortante con tensión axial 

Detenninar la separación que se requie¡e para estribos l'erticales en U, r::a una 
viga sometida a tensión axial. 

f'c =- 253 kg/cm2 (cooc:reto ligero con arCIUl; no se especilicafcr) 

fy = 2 810 kg/cm' 

Md = 6.01 tc•r.-rn 

M2 = 4.42 ton-m 

59 
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PERDIDAS POR ANCLAJE 

PERDIDAS POR CONTRACCJON 

PERD ID.~S POR DEFOR~1ACIONES A LI\RiiO PLAZ0 

. PEHDIDAS POR !:L TENSADO SUCESIVO DE LOS CABLES 

PERDIDAS PORP.ELAJACION DEL ,~CERO 

2EBD JD,~S POR FR 1 C.Clilli: 

A PARTIR DE LA PRESiotl EJERCID.~ POR UN C.~BLE SOBRE EL DUCT·J E11 llfl,~_ 

TRAYECTOR lA Cl'RV.~. SE DEDUCE L.~ EXPqES 1 ON Pi\ P..~ U\ IJ.n.LL~~C! 0'·1 DE L ~S 

PER!:JIDAS POR ERICCION. U1 ERICCION SER.ti, POR T.4''1TIJ, UNll. CIJ~ISECIJEfl -
CIA.DE DICHA PRESION. . ' 

1 ' . 
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L\ , 1 ·1- _.._ __ , l ;? 

·• 

1 - -.··,o·n·-pon C''r-.'/"T"P.n · . - .- r_:, J u,··, _;, ~.,;.-.. ,"\ u.,., 

6 T, ·-=- To -- Tx 
L::. T1, = To [1 -

1 T -pe<.. 
-::. o-- ce 

- '-l"" l e. j 

_ 2.-. PERDIDA SOBRE LA LürlGITUD "X" 

.6. T 2 -::. >-. X 

." o .6. T = T o L ~ - <i _uo<.1 + ~X 

PARA. VALORES DE }Jo(. PEQUEÑO!\, PIIEDE SIMPUFJC.~~:JE 
~p(J(. A 1\ e -::.l.-,-o<.. 

- ~ 

o Q L4 PERDIDA Ll. T QUED.4RA 

\ óT -To(~)+AxJ DO'IDE <X ESn P~ 01\D l.·~: lES 

x EST.~ e1 r·ns. 

P.~RA VALORES COMUNF.S DE 11 )J 11 y _ 11 A." 

L , __ 

1 

i 
1 

' 

' -

1 

r 
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-~ 
1 
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[: 
1, 

1 
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- t.· 
r· 
¡, 

LA S.T.U.P. SI~1PLIFICA ESTA EXPRESION 4: ,,, 

S 1 Jl=IJ. 23 Y CONV 1 RT 1 ENDO 0: .~ GR~DOS 

y>-..= 0.004 

• . .. 
1 

r ¡ 
l 
f 
f 
' J 
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l l. ,,.t'.!-í''' :~~~ 't ll11·: ~¡r.· ~~¡·¡-,¡·r¡r .. ·--~- .·¡·-·.¡~-·~·,-~ -·~:-~~-.~.-r: ir.!:; 
··- w, .. 1 ¡.,, .• '_1 _¡_ ·•·•• '" ···-'~- ...•• ,_ 1 ,_ •. ,l •.• '·-·.<. 

(iU 1 ENJ E f):i':~é.S l rn 
~T b%] = oA(o< +!~ J 

EN EL CASO DE EMPLEO DE ACEITES SOL~9LES, PA~A -

REDUC 1 R EL VALOR DE }t SE PI~EDE UT 1 LI ZAr:¡. LP. S!-

GU 1 ENTE EXPRES JOf·i: 

~ T l_%] = o. 3 (o< + ~ ) 

EST /\S FORf·1UL~S EXPRES.4DAS EN TERI''l 1 ~lOS DE L.~ PE'~D 1 DA ,:0J TnT.4L, t)!IETl~ 

RIAN RESPECTIVAMENTE: 
6.1 = 1 o [o. 004 ( -- -¡- )() J 
.6. T = Tolo· oo't-( <><- ~ ~)] 
6T = To [o. oa?( <><- + ~)] 

A PART 1 R DE ESTAS FOR:"iUL~S, PODRE"'lOS TRAZ.4R Url D IAGRN1Jl. "EScUERZ0S -

DE TENSADO-CLARO", 
. v. Gt. 

T · T)(n = T o - A l"xn 

To T,.n = To (t -[o.cc4(<><.~; )j) 

·x 

EN EL C.I\SO QUE SE TEr·ISE DE P1BOS EXTREI10S Y PUESTO C1UE L:'\S Fl!Ef.!Z~.S _ 

DE FRJCCION SON DE SENTIDO CürlTRA~IIJ .[\.L DEL Dt:SPL4Z/V·1:[r!T0 t~ELATJV(', 

· HA3RA Wl PUNTO Erl DONDE EX 1 ST.4 CER0 DE DESPL.t...ZAr-11 E~IT'). 

! 
• 1 
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h\F:A LA GBTDlC 1 JN DE [STE ?~~iT O POStf'I)S F'%WJU~ UJ Lf¡ Si íi:.1 i Cl í l: ¡:rJ~ 

i',A: 

O<.' 

+---X" ---.f.--- Yw -------+ 
. -+----· - ___, L. ;__ .. -'--- --·+--

L\ T (xn) =- To [o. oo4( e<+ ~!l.)] 
6.T(x11·) = 1~[c.oo4(o<.'+4)] 
LT(x~):: 6T(Xn) 

1 o (o< + ')(; ) =- T ~ (oc 1 + -i~ ) 
SI 1o:c.T~ 

. . 1 

e< + ')(., = ~· ~ XV\ 
3 , 

'Xn = XV\'+ 3 (~.:- ~) 

X"' = L. - X" 
l.. 3 ( -·1 . ) 

Xr. "' -~ + z _o<.. - <>< 

ALARGM1 1 E~HOS: 

EL DISE~ADOR DEBERA I~DICA 0 Ln~ ALAQ~ft~JENTOS, PUESTO QUE ESTnS SER~N 

POR LO GENERAL, UNA i1E.Jn~-IND1(1\CION DEL PRESf=UERZO 11UE SE H.A TRA~lSFE

R l DO, QUE LA PROP lA LECTURA SOBRE EL ~to.~lOt1ETqo 1 

1 

. 1 

1 

1 



U1:; td.Af\ 1iNl!Uilü:;·¡_üS ili)!l!<!Jli1S •¡:q[~lf:~ f·'l l!!!i\ r:n:<r;!\ r:í;,.:,¡;·r .. , ;, 

T!R DEL DIAGRA~~ ESF.l'ENSADO-CLAqn: 

-+·-1-.I==:::t==+====+l=·-=====:._p.. 
:<. x, ~z x~ .. , -..... ...,., >.:n x 

T 

+ll&.¡..4~!..}--:+4x• ~~~~4-
1 
1 

1 

! 
To 

1 

1 

1 

-----·~ X 

1>. 
>< 

1 
'. ". ~ .1 

DOrlDE "U" ES EL !JESPLr,.zM~ I Ei!Tn -= 

EN EL .lHlCLA.JE. 

ES DECIR: U- fj.,6.x,,. ~z6.X.z. +- ......... : ...... ·tE¡,n/.::,.;.:-(, 

. 
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-¡.. _, ·r . . 1 
. "" . m = -- · 11 T ·-- T. o . 3 3 

Y PO:-: LO TMHO 

U= E,mXn ,.. . 

DETERM I NAC ION DE LOS VALORES DE 'ju 11 Y 11 ¡., " 
LOS VALORES DE "p" Y 11 f.. 11

. NO SON TOT.I\LMENTE CO~IOC!DI)S fiL !~liCIO -

DEL PROYECTO CDISERO>, PERO PUEDEN AJUSTARSE AL INICIO DEL PROCESO~ 
CONSTRUCTIVO. 

POR LO TANTO, PARA EL DISE~O DEBEN SUPONE~SE CIERTOS V.~LO~ES DEilTRO 

DE LOS RANGOSNORMARLES -~ 

EL PROCESO ES EL SIGUIENTE: 

• SE COLOCA UN GA'1 O EN CADA EXTREMO DEL CABLE 

• UN GATO SERA ACTIVO MIENTRAS QUE EL OTRO PASIVO 

. • EL GATO PASIVO SE DEJA CON LAS V.~LVIJI.AS CEP.RMAS Y ,t,, UN~~ UGERf1 ,; 

TENSION INICIAL. 

• AL TE~SAR EL GATO ACTIVO SE INCREMENTARA LA PRESION EN EL GATO Pti 

SIVO. 

-
LA. PERDIDA TOTAL SERA LA DI FERENC lA DE P~ES IONES F.~l. Af~BOS Gi\TOS, ES 
TA PERDIM IilCLUYE LAS PERDID.I\S POR FRICCII)~ ADE11AS DE LI\S Pt~DIDAS 

1 NTERNAS DE LOS G~TOS Y LI\S PERO IDAS POR ANCLAJE. 

ESTA~ DOS ULTII-1.1\S PF.RDIDAS PUEDEN SER CONOCIDP.S DE ANTEiWlfl (V.t..~JA:; 

ENTRE 5 Y 8%) O SER D~TERM!NAOA~ EXPER!MENTAL~ENTE. 

'· 
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'! ,· 
~ • i ' • 

·:r 1 r •:¡:·:.,\ ::¡· ¡ r1•· 1'' ¡¡•:¡,, . .,,· P:¡:·. 1··,~1r1 :, fi· ,~,.., 11, l·!·r..:.¡r,,:·· 
' ! , ~· 1 ~! , '¡ '. ! , , , 1 l ' 1 ! , o • ' • , , ~. \ •. L , 1 ._¡ (,, .,! l- o j , . , ,) 

:·:i;' lld I~'ITO E~: DEL /1. r;¡ C•\DII ';!\10, ''IS ¡:.q[SJii''!c:, E'l in~ 1/·.í'~S. 1'" 

Y ¡J) 1/ll·¡rvo v ,,,,cJ','li lic'¡:.l'Cif'l·~··~·,nfl ·'Fr(,"' !l,:.f:l, 1,·:r''' ,:_·;·rr:·\1;:1 ' • '. • • . t..... • .•• J . . ..... ' • , _ _}_ \ ., ... . . 

LAS PERDiDAS SE~ALADAS, 0.93 PI Y 1.07 P2. 

o 

00 

QJ_s.?_El _ i ?X+ \ L 
1.07 P2 

POR E~ METO~O DE LOS r1 IN E10S CUADR.~DOS SE PUEDE~l ENCONTRA~ LOS VALQ 

RES PARA '');" Y ''(.,". 

LOS SIGUIENTES VALORES PUEDEN SER CO~SIDEqADOS E~ EL DISENO . 

. CA ElLES FORi~ADOS POR ALAMBRES PARALELOS Q. 20 ~)J ,;, r "'i. 

TORONES 

O 21 .• 1 L ~ '- r, •• J 
1 "- -- f\ -. \' 1 -

o. ~6 ~ Jl f:f}. 20 ' ' 
() 1'5 L ' l. 1) 2 ~ ., --'1\-" • ) 

ESTOS VALORES PUEDEN REDUCIRSE DE UN 10 A UN 15% SI -

LOS CABLES SON LUBRICADOS. 

VERIFICACION DEL PROCESO DE TENSADO. 

DURMTE EL TENSADO SE DEBERAN VER 1 FI C.~R LOS .1\LARGAM ~E tiTOS •. 

AL 1 N 1 C 1 O DE LA OPERAC 1 ON HABRA UN ACO~lODO DEL CABLE ADE''iAS DE U~lA -

F R 1 CC 1 ON PARAS ITA QIIE fLI\BRA QUE VENCER, POR LO nuE LA REL.úC 1 0N PRE -

S 1 ON-DEFOR11AC I O:"L SE VERA AFECTADA Pt~RA LOS pq 1 !':EROS V i\Lr:!RE S. · 

USUAU1EiHE SE SIGUE EL S 1 GU I ENTE PROCED 11-1 lENTO: 



' ' . 

S~ lENS.CI. .\ L/1S SIGUlfNTES PRfS!Ol'I(S: 

r1 = ~n') ,._ : -r·-· 
. . .~ .. 1\( 1 •• e '.:.. . 

T2 - 200 KG .. 1cM2. 

T3 ~ 3Q~ KG.ICM2. 

Y SE TOMAN LOS ALARGN11 ENTOS COP.RES 00ND 1 ENTES FO~MJiNDO LOS PA~.ES O~ 

DENADOS CDEF. TENSION), 

GRAFICANDO ESTOS VALORES EL ORIGEN ~EAL P.O.RA LA GRAFICA TENSIONES -

ALARGAr1IENTOS. 

T'1 ·l-
1 Tz.-

! 
1 

A-:-1-+-J-----t>-X Ac, L>c, ¿,, 
·-· -·-· -·-·-4:>-X' . 

:t __ ;/ 
T3 · ····- -.·' i - 1 . 

-r. t-·-- -(- t 1 ic, iot , T,.j:t 'l \ . . .· 
- . - ·- -1 - - -- ---?- . 

\

a:.l.l L.t..z. AL3o ·'-
-t-· ---"'---:- ·--'l·~ ! 1 ·.· . 
-1----··t . 

.6.L tv'r 

UN· EJEMPLO PR.I\CTICO ANALOGO SEqJA EL SJGUIE~ITE: 

1 CABLE 12 0 7 

TENSION EN EL GATO TG= 60.832 KGs. 

APISTO~ Ap= 127.8 cM2. 
PRESION p = QQ,_íill_ = ~76 KG.ICM2' 

127.8 
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·1·1_,Jo:·rr¡l'I'J (• . ,.,. '•t:;:¡: ;·:e:•.· ·1·¡¡,¡ 'l'ji)~T'~ '( l.'¡i)'¡·¡.r.;¡·,¡ .. •:•• · .'•.:.- ,'·." ... •.·,_',.'·' .. ~:_:·_,_-,' 
,lllio1o ,),, o o,,',,J 'O'••~ ( ·'''•'' lr'L, ¡j,~,¡ ,o, • !,, J '''·· .' 

TI.)S f)t:vpcL" j 1'/rl". . .. . [.,), e • ... . 

Tl = lOO KGICM2. 

T2 = 200 KGicM2. 
T3 = 300 KGICM2, 
TLI = 400 KG/cM2. 

TS = 476 KGICM2. 

All= 24 MM, 

flL2= 76 MM, 

8L3= l26·MM, 
8L4= 181 MM, 
AL5= 251 MM, 

8L 1 = (8L2 - 8Ll) + (8L3-8L2) + (8L4 - ~L3) = 53, 5 MI~, 
3 

. C.ER12JI1~S POR. MIC.LltJE 

DEFORr1ACION DEL ANCL~JE A LA TRASFEREriCIA AL ANCLA.~ EL ct'.8LE, EL Ml

CLAJE MISr~o SE DE~ORMA POR LO QUE RESULTA EN UNA PEP.DID.~ DEL PRES ~

FUERZO QUE EN CABLES CORTOS PUEDE SER SIGNIFICATIVA. 

EL VALOR DE EST.~ PERDIDA PUEDE OBTEr!ERSE A Pf1RTIR DEL !}!/I.G~.V·1A ESF,
TE:lSADO-C LARO, 

T 

., ---- .. ·+ --. --· ---- .. --- .. --.. . e·· 
' :< t-~-+ 

l.. ., 
:;·. 
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DE DONDE PODRE~OS C~.LCULN\ EL V.~L IJR 
1·' '1 • 

EN CONO l C 1 ONES NORi~ALES, LA DEF8~t~P.C 1 Otl UN l T.~RIA RE:W·lEiiTE:, DESP!IES 

DE EFECTUADO Et TENSADO ES DEL ORDEN DE 0.0002. 

POR LO TANTO; SI E"' 2 X 106 KGlcM2. 

&.T= 4 KG.IMM2. ( 3% ) 

ITRDJ DAS POR DEFORr1AC l ONES A LARGO PL;zo. 

SIENDO: 

o. 

o o 

FC = ESFUERZO LOCAL EN EL CONCRETO, EN LA SECC!ON CONSIDER.~ 

lJA. 

~ = DEFORI·1AC ION Url IT AR lA Ul EL CfliKPETO DESPUES DE LA - -

TRMlSFERErlC lA. 

Ed = r·1f1D. DE ELASTICIDAD Pf.,~.~ Df::i=OR'1!\C 1 o:·iES -~ L'~;\r;J PL~.Z'). 



c,l ·~ . 
~ :oc __ Q m 

-·- ·-·- =. " 1 d. 
t_,ol, 

PlRDlDAUDR.J1 TENSADO SUCESIVO DE LQUABLE.S. 

SI TODOS LOS CABLES SE TENSARAN SE1ULTANEA~t.DlTE; ESTA PERD!f.l,~ iiO -
EXISTIRIA. 

SIN E~EARGO~ AL TENSAR SUCESIVAMENTE CADA CABLE. CA0A ~i10 DE ELLOS
EST /~ SOI·1ETI DO AL EFECTO DE LA DEFoqr~I\C 1 ON I NST Ailll\NE.I\ O U\ S 10:-IAD.~ ·-

AL TENSAR LOS CABLES SUCESIVOS: 

.'\ "\" 1 . i \ ~ 
L• "' 4 ( i - -~ ) Yr]d "1 e 

·DONDE N= NUM. DE CABLES. 

PERDIDAS PORRELAJACION DEL ACERO: 



. 1 1" '( [ l r 1 IJ \1 fl r L ,. . 1 '1 ; r ~¡y: ' . ' \• - 1 i ·.' •. . '.. . : J • • 1 -.1 •-' • 

lA Jrj '(f""f:JO'I n·· LOe: JJI'C·rrJ'·'. ~'(' 1 ll~]l1 1 c·r.ll'''l)' ~ ,. : ¡· ·t¡ r·r.¡ ... 1'''/'' 1'.1 .. . L .. . . .J L. ~ . ..; . d L. l.\ .. . .. ..r. . 1'. : \ • . . • 1._ ·. ·- . ~ . ·. : , . ·.: 1' . _,," 

Y :)IJ Fl.'NCJON Sr:ll,~ TANTO DE PRDTECClíJr! COiHI~f1 Ll\ C01' 1\0S!rlíl, U/"U ';: 

ADHEflENC lA, 

LA LECHADA DEBERA SER SUFICIENTEMENTE FLUIDA PARA Sll INYECCION Y TE 

NER BUENAS. CARACTER 1ST 1 CAS f1ECAN I CAS PARA SU FUNC ION · POR MHERErolC 11\, 

DEBERA ESTAR EXENTA DE SUSTANCIAS QUE AFECTEN AL ACERO PE PRESFUER= 

zo. 

LA 1 NYECC 1 ON SE HACE BAJO PRES ION Y SE SUELE UT l LI Zt\~ P.UiUN EXPMl -

SOR P.~RA CONTRARESTAR LAS CONTRACCIONES. 

PARA DUCTOS LARGOS Y FUERTES CONCENTI:i.ACIO:IES DE .~CERO, Lf, LEU!t~.n.~ -

llEBERA ESTAR COi'lPUcSTA POR AGUA + CE:~ENT0 + PLASTIFICNiTE Y ~IN Af?( 

NA, . ARENA FINA S 1 Ll CA SE AGREG.~RA PARA CABLES CORTOS Y B.U".S CO:I -

CENTRACIONES DE ACERO. 

LAS RESISTENCIAS ~IECES.~RIAS SO~l DEL ORDEN DE 3')1) KG/ C'~2, .~ LOS 23-

DIAS CAMBOS DE 7 CM.) 

LOS DIJCTOS DEBERAN SER LAVADOS CO~ AGUA Y PURGADOS CON AIRE A COM -

Pf¡Es 1 ON ANTES DE LA 1 NYECC ION, 

DOS EJEMPLOS DE PROPORCIO~AMIENTOS SON LOS SIGUIENTES: 

SIN AHEiiA 12 KG, CEME~no PQqTLN·Jn 

5.5 LTS. AGIJ.<\ 

O , ;55 KG . fl.DJT 1 VO, 



r~{~4····r ..... o '"'''';·r. r-·¡·· 
= "-· .Ld 1 ¡·U\ l L_:i. ,: 

(• 1 l" (' 
) L •-'.1 AGUr\ . 

0.36 KG. ADITIMO 

AS NOTAS (TANTO DE PERD 1 DAS cor4Q SOBRE 1 NYECC 1 ON) FUERON EX -
.IDAS DEL LIBRO LIMIT-STATE DESIGN OF PRESTRESSED COHCRETE POR 
GUYON. 

DEN 

• 

.· . . . :, ... 

.... _. 



1') ··r: - 1\•J o. 

7 KJ 1 (1' 

6 LTS. 

"' ... -.,~0 F''r·r· "1'. :,;.:..; .li'l 1 U.\ ~:'- U 

Nil Ir'\ 

0.36 KG. ADITI~O 

* ESTAS NOTAS <TANTO DE PERDIDAS COMO SOBRE INYECCION) FUERON EX -
TRAIDAS DEL LIBRO LIMIT-STATE DESIGN OF PRESTRESSED CONCRETE POR 

Y. GUYON. 

JGP / AGDE/1 



¿Qué es concreto presforzado? 

Una manera sencilla de entender el concreto presforzado es a través de su 
comparaci6n 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 no~ 

.males de tensi6n en el concreto no séan mayores a la capacidad del concr~ 
to a la tensi6n (f't = ·z f'c) que aunque pequeña,. tiene uri rango de exi.§!. 
tencia. 

Durante este rango podemos suponer un comportamiento lineal del concreto
y por lo tanto a partir de: 

para una secci6n rectangular: 
. -•' 

o 

S L. 

Si ahora armamos la viga anterior con acero de refuerzo en la zona de te~ 
si6n, aumentaremos su capacidad con respecto al momento de agrietamiento
fig. ( ~ ) •. 

Si tomt1mos como haHe laA comliderilcioneA básicas del R.D.D.F., obtendre-
mos una carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondl 
ente u la viga de concreto simple. 

En las figuras (' ) y ( ·:. ) se muestran los diagramas correspondientes pa-
ra ambos casos. ' 

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

De e'sta manera, lograriamos una carga de servicio del orden de 7 veces 111!! 
yor a la del concreto simple. 

Es decir, si comparamos la misma secci6n, 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. 



-··-. 

v.g. 

Si suponemos la siguiente viga: 

p p 
"il' 

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 g 125 Kg 

' cm 

El diagrama de esfuerzos correspondiente es: 

.. 
b:::: "3()cVY'l. 

h = ~0C.VV1 



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

Sin· embargo, si a la misma viga, a través de un medio mecánico le aplica
mos la sigu{ente carga: 

cp 
r 

Siendo Pp = 
e = 

( 

t 

~ 
2 '\. 

75000 Kgs. · 

6.67 cm. 

1 
l 
' - -

~ 
A"--

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos 

.. , 

125 Kg/cm' comp. 

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinación de esfuerzos •. 

J2S 

+ 
J 2S 



ahora es claro que el estado de esfuerzos es aceptable puesto que tan s6-
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 tensi6n. 

Si analizamos los diagramas correspondientes al efecto mecánico externo -
de la carga Pp y al estado final: 

l 
1 2S 

-···---·--... ------ ~ 

~--'fF 
~--tr 
-JQí 

--\--
1 

Vemos que la pza. Pp viaj6 del borde inferior del núcleo central, al sup~ 
rior. 

Por lo tanto aquella secci.6n con los bordes del núcleo central mas aleja~ 
dos será una secci6n ~as eficiente desde·el punto de vista de flexi6n. 

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, aún cuando me
nores a ciertos limites (controlados por el·agrietamiento), tendríamos un 
mayor rango para ·el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien
cia a flexión. 

Es decir: ~ 

7 



Estos ""'fuerzos permisibles estan reglamentados, 

El efecto externo, de hecho de flexo compresión, constituye precisamente
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo. · 

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las 'mas comúnes: 

a) pretensado 

b) postensado 

El "pre" y el "post" se refieren a ·si el tensado del acere 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 de utilización entre concreto pretensado Y -
pos tensado, 
Ventajas y desventajas: 

Materiales: 

Concreto. 
Acero. 

Perdidas de presfuerzo 
Etapas de trabajo. 



****l< ******·~l' *********************** * DISENO DE ELEMENTOS PRESFORZADOS * 
**************************l< l! ****·HH 

LOS DATOS SON EN KGS. V EN CMS .. FECHA: * NOMBRE DE LA PIEZA ? *=LOSA TT 247.5/60 H. 
*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 

f'c PRES.= 350 Y.c¡,/cm2. fpu PRES.= 

1R-At-.--RQ 
\IA7f.!IIF7 

17~00 ~~. ,,.., ... ?.. 

·f'c REF. = 200 Kc¡,/cm2. Es PRES. = 20~onno v3. ,,...m?. 
0.!'15 rm2. 

1 
2 

1 

f'ci DET.= 250 Kg./cm2. as PRES. = 
C. PERD·. = 
C. TENS. = 

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

SECCION SH1PLE = 1 SECCION COMPUESTA= 
ETAPA. SECCION S/C w 

1 1 613.8 KG./ML. 
2 1 420.8 KG. /ML. 
3 2 742.5 KG./ML. 
4 2 400.0 KG./ML. 

o, 80. 
0.75 

? 

*** PROPIEDADES GEOMETRICAS *** 
LAS A~EAS SE DEBEN DAR DE ABAJO 
HACIA ARRrr:A 

UNIDADES=cmA'2 
.PROPIEDADES GEOMFTPTCAS 

++++ SECCION SIMPLE ++++ AREA= 25!'\?,"i('l r.:m""?. 
CUANTAS AREAS SON= 2 I TOTAL= 8l8?M.30 rM""4. 

y TNF= 43.20 r: rn ~ 
BASE BASE ALTURA V SUP= 16.80 ~m. 
INFERIOR SUPERIOR S INF= 18953.40 c:m"':=t. 

cm. cm. cm. S SUP= 48?~'2.9? rm""'1. 
18.00 30.00 55.00' 

247.50 ·247.50 5.00 

++++ SECCION COMPUESTA ++++ AREA'". 8'4Q?. Q,.\ rm ... ?. 
CUANTAS ARE AS SON= 1 I TOTAL= !0?~!''1'74. ?? r-m .... 4. 

V INF= 4R.?? rm 
BASE BASE ALTURA. V SIJP= 1A.68 c ... 
INFERIOR SUPERIOR S INF= ???48.!;'1' rm .... 3. 

cm. cm. cm. S SLIP= A4687.0"< cm""'3. 
247.50 247.50 5.00 

*** CABLES DE PRESFUERZO. NUMERO, POSICION Y CI.ARfJ *** 
NUMERO DE CABLES = 8.0 CLARO <MTS.l = 10.81 
Cé:NTROIDE, e cm.) = 6.5 

*** REVISION DE ESFUERZOS PERMISIBLES *** 

LOS ESFUERZOS SON: PARA LA ETAPA 
1 FS<l>= ta.4o Kc¡,/cm2. F!(ll= -d7.':'() ... ':J.IíM~J. 

2 FS(2):::: 12.61 V.CJ./c:rn?. f'I12l= -3?.<1? K9. /r'"n·~ 
3 FS13l= 11. 73 Kq,/cm2. FT13l= -t'l~. 71~ ~(':!·'r"? 

4 FS(4l~ 6.32 Kq. /crn2. Ft14l~ -":'11. ?7 Vr¡ /r .. l'!? 



LOe, :O TALES F~i T .., 49.05 KQ./rm2. FI T = 
PRESFUEI>ZO FS p = -16.73 K<l./crn2. FJ p = 
PERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 Ki:¡. lcrn'Z. 
PErm 1 b l BLE DE SERVICIO f'!""': 1"57.50 l<g.lcrn'?. 

LA COM8INACION DE ESFUERZOS ES : PARA LA ETAPA 
1 FS ( 1 l = 1. 67· Kq,/cm2. FI (! l = 
2· FS(2)= 14. 78. Kq./cm2. FI'2l= 
3 FS(3l: 26.01 K e¡. 1 cm2. FI(3l= 
4 FS(4l= 32.33 Kg./cm?. FJ(4)= 

lHH REVISION DE FLECHAS *** LA SUMA DE FLECHAS ES 2.210 cm. 
LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES -1.617 crn. 

* * * LA FLECHA PERMISIBLE ES 2.662 cm. 
PARA LA ETAPA: FLECHAS: COMBINACHJN: 

1 D = 0.712 r:m. CD 
2 D = 0.488 cm. CD 
3 D = 0.656 c:rn. CD 
4 D = 0.35::1 r.:rn. en 

*** REVISIOI•J (, LA RUI"TURA *** 
~REA DE ACERO DE REFUERZO : 
~SFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFUERZO 
CENTROIDE. DEL ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE I"RESFUERZO ( SI=1, NO=O 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO ( SI=!, NO=O 

EL MOMENTO RESISTENTE 
EL MOMENTO ACTUANTE 
EL FACTOR DE. SEGURIDAD 

EL-VALOR DE 

= 
= 
= .. 

A= 

-1'54. 7.<. vs. /,.--~,.-· 

1f"'l7. o:=;? Y!]. 1 ,...,,., 

FT= -: '"1 ! ? 
FT= -C::Q .,., 

f,f\.7? ... .., lr-rn'? . 

?7.79 K?.lrrt'l'?. 
-2(1.97 K'?- fr-~1\? 

-47.2<1 K'J. 'cm? 

-0.904 r.m. 
-f\.4\6 r-m. 

f\.?40 rm. 
o.~Q~ r rtt. 

. ? . 8•1 rfrl?. 
4?(\il. 00 VJ. fr-r,,? 

4.00 l""m. 

46.03? Tnn -m 

31.800 Ton. -'l't\·. 

l. 448 
. 2.647 r.m. 

z 



" ' 

1 
2 

1 
2 

**************~********************* * DISENO DE ELEMENTOS PRESFORZAnns * 
***'***************************'****** 

LOS DATOS SON EN KGS; Y EN CMS. FECHA: 
* NOMBRE DE LA PIEZA ? * •T. PORTANTE "L" H. 
~~* CONCRETOS *** *** ACEROS *** 

f'c PRES.• 350 Kq./cm2, fnu PRES.• 
f'c REF. = 200 Kq./cm2. Es PRES. e 

f"ci DET.= 250. K~./cm2. as PRFS. -
C. PERTl. = 
C. TEf\JS. = 

*** ETAPAS DE CARGA *** 
CUANTAS ETAPAS 

SECCION SIMPLE = 1 
ETAPA SECCION SIC 

1 1 
2 1 
3 
4 

1 
2 

SON = 4 
SECCION COMPUESTA= 

w 
822.0 KG./ML. 

2072.0 KG./ML. 
1318.0 KG./ML. 
1550; O KG. 1 ML. 

: 8-Abr·-89 
IIA7r:IIIF7 

2. 

t 7~(ln V'). lrr<'~ 
?Onnnno Y·;. trrfl?. 

h,QQ rm?. 
o.Rn 
0.75 

*** PROPIEDADE~ GEOMETRICAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DE ABAJO 

UNJDADES=rm~2 

PROPIEDADES AEOMFTPT~AS 
. HACIA ARRIBA 

++++ SECClON SIMPLE +~++ 
CUANTAS. AREAS SON= 2 

fJA?·E BASE AL TliRA 
1 NFERlOR SUPER IOF' 

cm. crn. rm. 
50.00 50.00 30.00 
35.00 35.00 55.00 

t+•t SECCION COMPUESTA ++++ 
CUANTAS AREAS SON= 2 

BASE BASE ALTURA 
INFERIOR SUPERIOR 

cm. 
3~ .. 00 
75.00 

cm. 
35.00 
75.00 

cm. 
5.00 
5.00 

I 

I 

S 

AREA= 84?5.00 r"'r(\"'?. 

TOTAL= ?1?0"147.8"1 rrn"'4. 

y TNF= ?~.8Q rTn. 

'( SUP= 41>. 1 1 rrn. 

S INF= "14"1"11 .. ?? rrr ·" ,..~, 

S Si.IP= 4~?~~ 
.,.., r-rn-'· ~. 

AREA= 8840.76 r· ...... '?. 

TOTAL= 3l?~047.62 C'Trl"'4. 

'( INF= 44.'02 r:m. 
y SLIP= "10.48 cm. 
~ HlF= 70?..'11 .Q3 r.m""'::l. ·' 

Sl.IP=· 6\Q44. 12 r-rn""~. 

'**.¡¡ CABLES DE PRESFUERZO, NUMERO, PClSICHlN Y rt.ARn **~ 

NliMERO DE CABLES= !0.0 CLARO (MTS.l "' 10.40 
CENTROIDE, <cTn.) - 10.0 

*** REV!SION DE ESFUERZOS PERMISIBLES *** 
LOS ESFUERZOS SON: PARA LA ETAPA 

1 FS(1l= 24. 17 Kq. /cm2. FJL\l'= -?O. "'R VtJ.Ií"ff?. 
2 FS(2l= 60.92 Kg. /cm2. FI(2l: -'01. 3? Kg./rM?. 
3 FS(3l= 38.75 Kc¡./cm2. FI (3l = -8?.68 Vg. /¡t,?. 

'l FS(4l= 27.13 Kc¡. /cm2. FI(4l= -2Q.83 ~g. /rM?. 

··.-. 



LO·~; fOTALES FS T = 150.96 Kg./crn2. FI T = 
l'f~FSFI.tr:.taO FS p = ·34.95 K e¡. /r:m2. r-T p " 
PF.:RMI::,IBLE la ETAPA FC= 120.00 K<L 1 cm?.. 
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 K<;L 1 cm?. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS ES : PARA LA ETAPA 
1 FSill= -10.78 Kq./c:m2. 
2 FSI2)= 50.14 Kc¡./c:m2. 
3 FSC3l= ss;s9 Kg. 1 c:rri2. 
4 FSC4l= 116.02 Kq. /c:m2. 

*** REVISION DE FLECHAS *** 
LA SUMA DE FLECHAS ES 

F y 1·.1 l = 
tFTC?.l= 

FIC3l= 
.FIC4l= 

2.021 crn. 
LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO 
* * * LA FLECHA PERMISIBLE ES 

ES • · -1 . 0?.3 cm. 
2.580 rm. 

PA~A LA ETAPA: FLECHAS: COMIHNACION: 
1 D = 0.316 c:m. 
2 D = 0.796 c:m. 
3 D = 0.506 cm. 
4 D = 0.404 c:m. 

*.¡¡.* I':EVISION A LA RUPTURA *** 
AREA DE ACERO DE REFUERZO : 

CD = 
CD = 
CD = 
CD = 

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

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO ( SI=!, NO=O 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO ( SI=l, NO=O 

EL MOMENTO RESISTENTE. 
EL MOMENTO ACTUANTE 
EL FACTOR DE SEGURIDAD 

EL VALOR DE A= 

·· 1 ::!4. ?.A v'=l 
• 1 rrn?. 

R~ .. 4? ~o~..,_ /r·rn?. 

FT= -1 o. 1? 
FT= -!'iQ.R'? 

,<."1.04 K9./rro2. 
13.1'-1'- Kg. lr'fl'i'. 

-IQ·.o¡ Kg.lrrtl?. 
-48.R5 V'). /rTn'?. 

-0.70R ,...,. 
o ORR ;:m .. 

0.~94 r- ,,, . 

O,QQR rrn. 

3. Qf, crn2. 
4200.00 K3. lr:ro?.. 

4.00 r::rn. 

123. 1 1 q Tt"n _, 
77.90? Ton.-m. 

1. !'iRO 
24.065 (f/'1. 

'! 
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18.2.6 Al calcular las propiedades de la sección, previas a la adheren
cia de los cables de presfuerzo, debe considerarse el efecto de la pérdida del 
área debida a duetos abiertos. 

· 18.3 Suposiciones de dlaello 

18.3.1 El disello por resistencia de miembros presforzados para cargas 
axiales y de flexión debe basarse en las suposiciones de la Sección 10.2. ex
cepto que la Sección 10.2.4 se aplica únicamente al refuerzo que cumpla 
con lo sellalado en la Sección 3.5.3. 

18.3.2. Para el cálculo de esfuerzos en la transferencia del preafuerzo, 
· bajo cargas de ilervlclo v para las cargas de agrietamiento;· se puede em
. pleer la teorla elástica con las suposiciones siguientes: 

18.3.2. 1 Las deformaciones varlan linealmente con la profundidad en 
. todas las etapas de carga. 

18.3.2.2 En 18CCiones agrietadas· el concreto no miste ninguno ten· 
sl6n. 

18.4 Esfuerzos permisibles en el concreto-Miembros sujetos a fle
xión 

18.4.1 Los esfuerzos en el concreto inmediatamente después de la 
transmisión del presfuerzo (antes de las pérdidas de presfuerzo dependien
tes del tiempo) no deben exceder de lo siguiente: · 

al esfuerzo de la fibra extrema en compresión: ............ . 0.60f'ci 

bl ~::~~·.z~. ~~ .~~ .fib~a. ~~~re.~~.~~ ~~~~i~.~ ~~~~~~~ .~. 1.~ ~~~~:;:goJ¡: 
el esfuerzo de la fibra extrema en tensión en los extremos· de 

miembros simplemente apoyados ..................... 1.6 Jf'ci 

Cuando los esfuerzos calculados de tensión excedan de estos valores, 
debe proporcionarse refuerzo auxiliar de adherencia lno presforzado o pres
forzadol en la zona de tensión para resistir la fuerza total de tensión en el 
concreto, calculada con la suposición de una sección no agrietada. 

18.4.2 Los esfuerzos en el concreto bajo las cargas de servicio (des
pués de que sé presenten todas las pérdidas de presfuerzol no deben exce
der de los siguientes valores: 

·, 
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484 REGLAMENTO ACI 318-77 • 
al esfuerzo de la fibra extrema en compresión ............... 0.45f'c 

bl esfuerzo de la fibra extrema en tensión en la zona de tensión pre-
comprimlda ........................................ 1.6 fi"; 

el esfuerzo de la fibra extrema en tensión en la zona de tensión pre
comprlmida de los miembros (excepto en sistemas da losas en dos 
direccionas!' en los cuales el análisis basado en las secciones trans-. 
formadas agrietadas v en ·las relaciones bilineales momento
deflexión demuestren que las deflexiones inmediatas v a largo pla
zo cumplen con los requisitos de la Sección 
7.7.3.2 ..... : ...................................... 3.2 ffC 

18.4.3 Los esfuerzos permisibles en el concreto de las Secciones 
18.4. 1 V 18.4.2 pueden sobrepasarse cuando se demuestre mediante 
pruebas o análisis que no se perjudica el comportamiento. 

18.6 Esfuerzos permisibles an los cables de preafuarzo · 

18.5. 1 El esfuerzo de tensión en los cables de presfuerzo no debe ex
ceder de lo siguiente: 

al Debido a la fuerza del gato .•............. · ... . O.BOfpu o 0.94fpy 
el que sea menor, pero no mayor que el valor máximo recomenda

. do por el fabricante de los cables da presfuerzo o de los anclajes. 

bl Cables de pretensado Inmediatamente después de la transferencia 
del presfuerzo ....... ; ..... · ......................... O. 70fpu 

el Cables de postensado inmediatamente después del anclaje de los 
cables ............... .' ........ : ................... ;. o:rofpu 

18.8 Pérdidas da presfuarzo 

. > 
18.6.1 Para determinar el presfuerzo efectivo fse. deben considerarse 

las siguientes fuentes de pérdidas de presfuerzo: 

al Pérdida por asentamiento del anclaje 

bl Acortamiento elástico del concreto 

• 

,. 

•• 

• 
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e) · Fluencia del c. •e• 

.d) Contracción del e~ ~to : 

e) Relajación del esfuerz<. .... 'llaa 

f) Pérdidas por t;icción debid& 
de loa cablea de postenaado 

,tura Intencional o accidental 

18.8.2 Pérdidas ¡ior fricción an loa Cl. , d• 'lltenaado. 

18.6.2.1. El electo de la pérdida por fric¡:io. 
do debe calcularse por medio de .. 

, - 'blaa de poatenaa-

( \ 
Ps =P.e fK2+ p. a) (18-11 

Cuando IK2 + p. a) no sea mayor que 0.3, el lifecto de la pérdio. "'' 
ción puede calcularse por medio de 

P5 = P,l1 + K2+ p. al . 111 • 

18.6.2.2' las pérdidas por fricción deben balllirse en loa coeficientes de 
fricción po~ curvatura P. v por excantricidad K determinados experimental· · 
mente v deben verificarse durarite.las operacionaa de tensado del cable.· . . 

.1 8:6.2.3 · Loa valores de los coeficientes por cuniatura v por excantrici· 
dad usados en el diaello•v los rangos acapteblea para las fuezas producidas 
por el gato en los ciablea, al igual que él alaigamientÓ de lOs Cables, debe in- · 

. dicarae en loa planos de diaeflo. 

18.6.3 ·cuando pueda ocur<ir pérdida de presfutÍrio en un miembro de
. bido a la conexión del mismo con una construcción edyacante, diCha pérdi-· 
da de prasfÍiezo debe tomarSe en eotíÍ!lderaclcSn 'en el disallo. · · 

18.7 · Resistencia e la flexión • 

. 1 B. 7.1 la resistencia de diaello e flexión de loa rni8mbroa áujetos a tal 
.. ' - "' - . • . . ·'' ',-' ,, . :. ' ··- ' '¡• ' - .• ' 

electo.ae calcular~! con loa métodóa de disallo de· resistencia de'tiite regia-. • . . '' .. , ". '. . 

1D • . 
. ,.- ._.,_ .. 
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mento. Para los cables de presfuerzo, ffJ8 se sustituirá por fy en los cálculos 
de resistencia. · 

18.7 .2 En lugar de efectuar una determinación rnáa precisa de ffJ8 con 
base en la compatibilidad de deformaciones y siempre que f se no sea menor 
que 0.5fpu. se pueden utilizar loa siguientes valores aproximados: • 

· a) Para miembros con cables de preafuerzo adheridos • 

. . ffJ8 = fpu { 1 - 0.5Pp ~; . ) (18-3) 

· b) .· Para miembros con cables de preafuarzo no adheridos. 

(18-41 

pero en la Ec. (1R-41.ffJ8 no deba tomaras mayor defpynl de lfse + 4,200). · 

18.7.3 Se puede considerar que el refÍ.Oerzo"no presforzado, conforme 
a las Secciones 3.5.3, en caso de. utilizarse con cables de presfuerzo, contri
buye a la fuerza de tensión y se puada incluir en los cálculos de resistencia a 
flexión con un esfuerzo igual a la resistencia especificade a la fluencia fy. 
Otro refuerzo no presforzado se puade incluir en los cálculos de resistencia 
únié:amente si se efectúa un· análisis de compatibilidad de deformaciones . 
con el fin de determinar el esfuerzo en dicho refuerzo. · 

18.8 Umltes de refuerzo en miembros sujetos a flexión 
. . ... . ' 

18.8.1 Excepto por lo dispuesto en la Sección 18.8.2, la· reláción entre 
el refuerzo presforzado y el refuerzo no preaforzado, ussde para loa cálculos 
de resistencia a fl~xión de un miemb(!' ieré tal_ que Wp. lw +. wp- w'l o 
1 Ww .+ "'Pw • W wl; no sean mayores de 0.30, excepto en lo previsto por 
la Sección' 18.8.2. ·· · 

. . 18.8.2 Cuendo.se proporciona una relación de refuerzo mayor que 
la especificada en la sección 18.8. 1 ;la resistencia del diseno a flexión· 
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·oeduét deflection'ca~$ed by weigtú of niembin: 

A ' .• 5 wfi4 
. ... ". 384 Ecl 1 

·, 

. (0.418) 
= 5 ----;2 (70 x 12)4 = 3_00 in.~ 

. 384 (3587) (20,985). . 

Net:cámber at reie.ase' ~,4:41 t,~ 3,00~. 
.. 1.41 in. t . , · 

3.4.2 Elaatlc Deflections 

Celculation of instantaneous deflectlons causad 
by &uperimposed service loads follow clauical 
methods of mechanics. Design equations for vari· 

· ous load conditions are given 'in Chapter 8 ofthis 
Handbooi<. ,lf the bottom tension in a.simple span 
member does not ex·ceed. the modulus of ruptura, 
:the deflection is calculated ·using the uncrecked 
moment of inertia of the section. The modulus of · 
ruptüre of concrete isdefined in Chapter9 of the 
Codeas: · 

f, =, 7.5Aff. (Eq. 3.4·1) 

· (See S~ct. 3.3.2 for definition.of X) 

Fig. 3.4.1 Bilinear moment-deflection relatlonship 

Moment 

· F,alcula~ed USing¡ Calcula:ed usinJI 

· · 9 . c.r . 

. Deflection 

1 .. Moment which results in botto'!'·~en5ion _off, 

2. Moment eorresponding to final bOttom tension 

(Note: Prestress effects nót included in illustration,) · 

ll 

· . 3.4.2.1 · Bi linear Behavior 

Section 18.4.2 of the Code requires thai "bi· . 
linear moment-deflection relationships" be uSI.'<l · 
to catculate instantaneous. defleétions when the 
bottom tension exceeds 6 ,;,tf'; . This means that 
the deflection before the member has ciiléked is 
calculated using the gross (uncracked) moment of 
inertia, (l~) and 'the additiona~ deflection after · 
cnicking .. ts calcuhited ·using the:moment o f. inertia 
of the cracked' seci:ion. "l'his .is' ill'ustrated grapni: 
cally in Fig. 3.4.1; · · · · 

1 n lleu of a more exact inalyais, the empirical re· 
lationship: · . . · .. 

lcr = n~1d2 (1 - :.¡p;) (Eq. 3.4:2)• 

. m ay be usad to determine the cracked moment of 
· inertia. Táble 3.9.19 gives coefficients for use in 
· solving this equation. · · · · 

Example 3.4.2 - Oilflllétion cali:ulation using bi· 
. linear moment'c!eflection relationships .. 

Given: , , . . · . · .. 
8DT24 of Éxamples 3.2.8 and 3.4.1 

Problem: · 
Determine the total instantaneous deflection 

caused by the specified uniforni 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 behavior inust be considerad: · · · 

Oeterminl!ic; from Tabla 3.9.19 

~. = 2.142 sq in. (See Ex. 3.2.8) 
d at midspan = ec + y. = 13.65 + 6.85 

· = 20.5 in.t . 
~ .. · 2 .. 142 . ·. .· 

Pp = bd " (96) (20.5) ·" 0.00109 

.·e " o.oos7 
= Cbd3 .;·O.o0s7 (96)(20.5)3 . 

= 5541 in.• · 

· • •'•AIIowahle Ten'alll StntiMtl tor Premeued Conc:reht," PCI Jour~. · 
MI, Feb;1970, . . 

t¡, is withln.the preci1ion ot the _Calculation_method ;md ol~rved 
. I.Jehovinr to ul8 midlpan d and 10 colcul111 the deHectioll at iuitJ· 
-"· althÓugh thl 'max!mum' tenlill ltreu in thia case¡, auurried 
et0.4~ .. ,, · · · ·· · 



·,· .'Dotermine·.the' portian· of ·lhe'iive load thai 
· :··: would result in a boitom tel')lion of .530 psL 
. 782 · 530 • 2&2 psi . . · .. , 
· The tension causad· by live load alone is 1614.· . 

:·. ~ :" 'psi, ·therefore; · the .portian of theJive load cthat · · 
. would iesult iri a bottom tension of 530 psi is: · 

3-26 

' 1614 - 252 '', ' ' '' 
' ' 16'14' (0.280) =. 0.236 kips/ft 

. and . fo.236) .• · ·. . 
.. 5w24 5~ .(70x 12)4 . 

A• = 384 Eelo = 384 (4287H20,985) 

=- .1''.42. in. 

o 

Total deflection • 1.42 + 1.00 = 2.42 .in. 

3.4.2.2 Effective Moment of lnertia 

The Ccide allows an alternativa to. the method 
· : of calculation described in the previous sectlon. 

An effecti~e moment of inertia. 1,, can be deter· 
mined arid the deflection then calculated by sub· 
stituting 1

8 
for 1

9 
in. the deflection calculation; · . 

The equation for effective moment, of. inertia 
·.is: 

~. ={~:Y ~. + [1 -(~:·Y J 1., 
(Eq. 3;4-3) 

The difference betweeri 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 
valu.e of M"/M, foi use. in determining livilload 
deflections can be expressed as: · · · 

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

where . f, i! = final calculated total stress in ,the 
member 

f~ = calculated stress due .to. live load 
Example 3.4;3 ·-.· Deflection cálculation using 

' effective moment ofinertia' ' 
· Given: 

Same ~tio~ and loadi~g ccinditions of Exam-. 
pie 3.4.2 · .. : 

•er!lnson, O." E., ... "The Oefou1~etion Ot N_o_nc:ompositea~d Com
posite Prestresied Concretl Mefftbers .. -O.fl«rion1 of Conc,.,re 
Srructu~rt, SP~3. ArñeriC:an Concrlle lnstitute. · ': 

. ·, Fig. i4.2 E ffective momant of inertia 

Momont 

,...,""1 
1 

1 zl 
1 

. 
¡. ·: o 

%'ot~: Étlects of prestress 
not included 

··1 .. : . · Calculated 'u•lng 11 · 1 

Deflectión · 

· · Problem: · 
Determine .·the deflection causad by live load 
·using the 11 methOd. 

Solution: : · 
From the table of stresses in Example 3.2.8: 

· f, 2 •. 782 psi (tension) . . 
t
2 

· • 1614 psi (tension) · ·. · · 

f, • 7.5v"f; = 530 psi (tension) 

.. M., • 1 ~ (782 ~ 530) = 0.844. 
M. . . 1614 ... 

··(M )3 . > . M: . :.; (0.844)J'= 0.601 

,._(~:y a 1- 0,601 K 0,399 

11 = 0.601 (20,985) + 0.399 (5541) 
= 14,823 in.• 

1¡ ,ci!n also be found using Fig. 3:9._20, 

f ~ " 782 . ..: 530 ;. 252 psi · 

5541 . 
20 985 = •0·26 .. , ' . ., 

.. F.ollow arrows on the chart ' .. ' . . 

. , .. 
·'·' 



.,, '.• 

••.. - "1' ,. ·' 

. I .. · ¡· . •' . .-· .. ' 
. f_=.Jl.70 . ' ·,,, , .. ' 

. g. . ' . ,' . . . .• . i 
· 10 . ;. O. 70 (20,9851. = '14,690 in:•· . · ·. . 

. . •. c-:--:-c- -- --· 
., .·• ·,.'.· . .- .• -~.'"C:"- - ....... _, ...... ,,. ... , •. 

·. baied ori the experience of ttie designar. To prop· 
erly use these "multipliers,". the upward and 
downward components of the initial calculated 
camber should be separated in arder to take into. 
account the .effacts of loss of prestress,. ,whiéh 5 

wf14 ' ' / 0.280) · .: · · · e . ·· ·. . 

¿..,. __ .-......... 6\ 12. · (70x 121• 23SI 
• 384 E. 1. '~ 384- (4287),(14,8231. • • · n. 

only affect the upward componen t. · 
Tabla 3.4.1- provides suggested multipliers. 

3.4.3 Long-Time eamber/Oeflection · 

Ael 318-77 provides a convanient equation for 
estimating. the additional long-time deflection of 
non-presúessed reinforced. ·concrete· members 
(Section 9.5.2.51: · .. . . 

[2- 1.2 (A',/A,Il ;;. O.S,where 
. . ' 

A', _is the compre5sive, .reinforcement and A, is 
the tensile reinforcement. 'No such convenient 
guide is given for prestre5se~ concrete; 

The determination of long-time camtiers and 
deflections. in precast, prestressed · members is 
some_what more complex because of ( 1) the effect 
of prestress and the loss of prestress over time, 
(2) the strength gain of concrete after ralease of 
prestress, · and because (3) the camber or deflec- · 
tion is important not only at the "initial" arid 
"final" stages, but also at erection, whié:h occurs 
at some intermediate stage, usually from 30 to 60 
days after casting. .. 

·lt has been customary. in the design of precast, 
. prestressed. concrete to estimate the camber of a 

mernber atter a period of time by multiplying the 
initial calculated camber by soma factor, usually 

·. . . . .•: . 

which can be used as a guide in esiimating 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. Oerivati.on of these multipliers is con
tained in a papar by Mai:tin. •· . ·s . Long-time,affects.can be substantially reduc!!d 

· by adding non-prestressed reinforcement rie·a·r the' 
level of the prestressing steel. The reduction ef

; fects proposed by Shaikh and Branson' can be 
1 applild to .the approximate · multipliers of Tabla 
\ 3.4. 1 as_ fóllolfls': · 

C1 + A,/AP, 
e2 .. 1+A/~. 

r '• 1 1 

' "·' 
wllefi. :e, 

e· 2, 
A, 

~· multiplia~ from Table 3.4.1 · 
• reviSIM:I multiplier . 
• · area of nori-prestressed reinforce: 

ment e . . 

A P• .;. . area cif prestressed steel __ .,.......:.:...,_ 

•MJnin,.L. O. "A Aaeionul Melhocftor. E.atimatinO CamlHtr and 
DefiiCtion of Precast. Pr .. trtaed Concrete Membeu" PCI Jour· • 

'MI, Ja .. Ftb.,'19'i7. '. ' .. 

tShalkh, A. F., and· lkansón, o: E., ""Non·T•nsioned .SuteS in Prt· · 
ou.úod Concitto. Búmo," PC/ Jo.,..,, Fob; 1970. · • ·. 

·Tabla 3.4.1' Suggested:multlpllers to be uled u a gulde In aaUmaU~~g long-Uma cambira . 
·· · and · dellecUona tor typlcaJ members · · · · · 

. Wltllout Wlth 

.• 
composlte Composlte 

.. Tapplng Tcipplng 
~~ erectlon: 

(1) oenéctlon (downward) componen! - apply lo lhe elaallc. · 1.85 . ·1.85 
deflectlon due lo lhe member welght at releas~ of preatress 

(2) ·camber (upward) componen! - apply to lhe alaatlc camber 1.80.: 1.80· 
due lo prestress át the lime of relaase of preslress . . . 

Final: . 
. (3) . Deflectlon (downward) componen! - '&pply to the elaatlc 2.70 2.40 •' 

·dellectlon dueto lhe member welght at ralease of prealrasa ' . . ' . . ' 

.(4) ·. .camber (upwaré:t) componén1.- apply' to lhe elastlc camber 2.45 2.20 
" 

'• due lo prestresli atthe time of relaase.of prestraas 
'/' ' 

(5) Dellectlon (downward) - apply to alaatic defléctlon élue 3.00. 3.00 
'lo supi!rlmposed dead load,ot:~IY,. ·~,; ~· · · 

' 
',· . . . ·•· . . .. 

(6) Dellectlon (downward) - apply.lo ~~~tic deflacllon c:auMcl· - 2.30. 
by lhe composlla lopplng 

;·.-. 

PCI ~lfn H•ncl~~ 

.,, '\'? ·; ··;·:·. 
·': 

·~ . 

·.:·. 1 
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/ 
. .. . . . 

'Aiternately using Table 5;20:4, for-b=.-16 in. and h = depth of the member-abovethe dap, in. 
A +A-;,4-.#6 read:": ... · ·.· · ' ·· 

•'· n · . · '· . • . . .. d .= distance from top to center of the rein-
A.n = 0.37 sq in. forcement, A,,, in. 

Not~: Tabl~. 5.Í0.4 ,.,;;ill usually'·bii more·conser·· . fv . = yield strength of the flexural reinforce· 
vative because it a5sumes A., to bé .the steel ment, psi 
provided ratliei- than the steel required. . •' · · · · · For design. convenience, Eq. 5.9·1 can be re· 

5.9D~¡;f:;Ecnodn~=c~~=:i:~·ic~-:~: ~~:e~~:~."~; "'J '. arr:~g~ :. fo~lo:~v [vu ~~-) + N u (~Jl 
· dapped into the end of the member, requires the . \ LJ 
investlgation of several potential-. failure modes. (Eq. 5.9-1a) 
These are illustrated in Fig:•5.9.1 and listed below Table 5.20;5 may be used to determine the steel 
wlth the reinforcement required for. eách consi· · requtrements. . . , . . . " 
deratlon. · · ·; • · .. . . -· :•: · 

~·· ·. 
1) · Fléxure (cantilever bending) and axial·tension. 

· ¡;¡· 'the extended end. Provide flexura! reifi, . ·. 
forcement, A,, plus axial tension. reinforcS:. 
ment, A.. : 

1' Direct shear at the junction of.the dap and the 
main body of the member. Provide shear-fric· 
tion reinforcement composed .of A, and A,h, 
plus axial tension reinfórcement, A •... · · 

O ·Diagonal tension ·. emanating , from the reen
trant corner. Provide shear reinforcement, 
A,h· . . 

• Diagonal t~nsion in the e~tended end. Provide 
. shear reinforcement composed,of.A,h andA,. e Bearing on the extended end. lf plain concrete 

. bearing strength is exceeded, use A, as shear· 
frlction relnfórcement. • ... · 

( Each of these potential failure modes should · 
) be investigated separately. The réiilforcementre: · 

( 

quirements. are not cumulative, that is; A, is the . 
greater-.of that required by '1.'2 or 5, not the su m. 
A.h is the g'reater of that requ,ired by 2 or 4. · 

5.9.1 Fle~uril and Axial Terision in the Extended 
End 

The flexura! and axial tension horizontal rein
forcement can be determinad by: 

tVua+~~ (h-d) +N~ 
(E<¡. S.9·l) .. 

where: · 

·</l = 0.85* 

a = shear span, in. (can, be assumed = 3/4 e0 ) 

ep = dap projection, in, ·. 

· 5;9.2 Direé:t Shear 

The potential vertical:crack shown in F ig. 5.9.1 
is resisted by a combination of (A, + A. ) and A,¡,. 
This reinforcement can be calculated . by Eqs. 
5.9.2 through 5.9.4: . \ · · · 

[¡• . 
\ . Eq. 5,-9·2) 
\ e- . 

A, 

\ 'l . 

A,h = 

·where 
: ' 

</l . = 0.85 

\ 
1 

) 
(Eq. 5.9:3) 

(Eq. 5.9·4) 

fv =. yield strength of A, andA., psi 

fv¡, · = yield strength of A,h, psi 

~, .. 1ooo x• bh 11 
ll~·. v. . . (Eq. 5.9·5) 

(See Sect. 5.6 for definition of X) 

The recommended minimum reinforcemént re· 
quirements are: · · 

(min) 
80 bh 

(Eq. 5.9·6) A, =--
. fy 

A,h (min) 
40 bh 

(Eq. 5.9-7) = -·-
fyy 

. unl-¡¡ss on_e-third more than that required by either 
Eq .. 5.9·2 ór 5:9-4 is provided. · 

Reinforcement. A•h ·should. be ·uniformly dis- · 
tributad within 2/3 d of;reinforcement A, +A,.. 

---'--,----'.-'-_:_· - . 
To ti,. .theo~~~~~IV ~~-~~· e·Q. 5.9-.1 sho~ld. have iud in the 
denominator. The use of ~ • 0.85 inltead of 0.90 (flexura) 
comperisatea 'tor this aP:Proxlm!SttOn. · 

... ·. ,· . 
'• '•, .. 

·PCI Dftlgn H~dbook 

' 
:,.: ·: ... :.. .~ ; ....... ,,.':'• 

'' ., ... 

'1 

.·r 
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' 
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-~ 
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'· 
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·'·· '· •• Flg;:5~9.i Re'qui~ed reinfo~cemen(in dapped-end eonnactions. 
'o • ':•' _.• • o 'o", • ,. • O ,,.' ·,, ' ' o :'' .' ' A ", .. :' '' ' O • 

welded 
.anchor 

1 %" max.-4*-~-

(a) 

A, .A. 

. Note: Flexura and shear 
reinforc:ement omittad 
fordll'itY 

. A,--~C:~------~~------i 
.weldeu 
·anchor. · 

A, +A. 

(b) Alternate reinforcement plaeement (sae Sect. 5.9.81 

PCI OeiJgn Handbook 

i) 
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' J. 

. . For design convenience, Eq. 5.9·5 can.·be com-·· 
. binad with'tc.is: 5:9-2:and 5.9-'4-to yicld:. . . . 

V 2 . 
... · A .. = . _____ u-·--· 

1 1.78 IV )..2 bh 
'(Eq. 5.9-2a)•·· 

V 2. 
. u 

(Eq. 5.9-4a) 
.: .. 3.57-fv, ;\,2 -bh . "• 

where 

IJ = 1.4 

V" is in kips 

lv and lv;are in ksi 

5.9.3 Di.agon.al Tension at Reentrant Cerner : 

The reinlorcement required ·to resist diagonal 
· tension cracking starting lrom the reentrant cer-

ner can be calculated lrom: · ' · 

(Eq. 5.9·8) 

where 

~ = 0.85 

Vu = applied lactored load, lb 

A,, = vertical or diago.nal ba;s. across poten'· 
· tial diagonal tension crack, sq in. · 

lvo = yield ·str~ngth of A,h, psi 

Vu /~bd should not exceed 8;>.. He. 
5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End . 

Additional reinlorcement is required in the ex· 
tended end, as shown in F.i~. ~.9.1, sÚch that: 

~ Vo = tP (A,i, + A,h lv,+ 2 X bdv'f':l 
1'' • . 

,., l . (Eq. 5.9·9) 
where ,. ,,.... ... 

1, = yield strength ol A, 

Tests on dapped-end beams* indicate that ~t
least one hall ol the reinforcement required in 
this area should be placed vertically. Thus: 

1 (V u • . . ~) m in A = -- -- -- -·2 X bdv 1', 
~ 2 f, . ~ · e · ; 

· (Eq. 5.9-10) 
; .. ., 

5.9.5 Bearing on the Extended End 

The· bearin¡¡ on the. extended end silould ·be 
checked against the plain concrete bearing limita-. 

' :'Test pedurnwd llv A;llh~. Haths.ünd Juhnson, Hinsdale, IL 
·'" ·tru•ula· unpu\Jiis!lud). • · · ·• -. · •. · ·~·- · · · · · 

. , ... · 

, . 

.. tion.of Eq. 5).•1.)1. the_limits are exceeded, thcn 
. the. capacity should .he .checked for reinfcirced. 
concrete bearing as descrihcd in Sect. 5.8: · · 

A .j. A . = __ l_ (~1!..~~5-~ +N) . :· 
•. . ' o · .. · ... "'f JI. u ... 
~-; · · ·;;. · "' V e . 
·.•. · ,. . · ( Eq. 5.9-11) 

.;. A, fv 

Ash:.f~ +Av fv· =· --. (Eq. 5.9-12) 
JI. e 

5.9.6 Anchorage of Reinforcement 

Horizontal bars A, + A" should be extended a 
mínimum of 1. nil 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 mínimum of 1. nd past the 

.. end ol the dap, and . anchored at the end ol the 
beam by hooks or other suitabfe means. Vertical 
or diagonal bárs A,h and A, should be properly 
anchored by hooks as reqúired by ACI 318·77. 
Wel.ded wire fabric may be used for reinforcement, 
and should be ancl\ored in accordance with ACI 
318:77: . 

5.9. 7 _[)etailing.Considerations 

Experience has.shown that the depth ol the ex· 
tended end should not be less than ene-hall the 

. depth of the beam, unless the beam is significant· 
ly deeper than necessary lor architectural reasons. 

Diagonal tension reinforcement, A,h, should'be 
placad as closely as practica! to the reentrant i:or
ner. This reinforcement requirement. is not addi
tive to. other shear reinlorcement requirements. 
· · 'Reinforcement requirements may be met with 
wélded headed studs, deformad bar anchors or 
welded wire fabric. 

lf the ·flexural stress, calcula.ted . for the full 
depth ·of section using factored loads and gross 
section properties, exceeds 6~ immediately 
beyond the ·. dap, longitudinal reinforcement 
should. be placed in the beam to develop the re· 
quired flexura! strength. 

5.9:8 Alternate Placement·of Reinforcement: 

As an alternate to placing reinlorcement as 
shown in Fig. 5.9.1 a, diagonal bars can be placed 
as shown in Fig .. 5.9.1 b. The requirements forre· 
inlorcement placed in this manner can be deter· 
mined by: 

.. vu . 
A = e·-.-·---

sh .(> f cosa ' : .• --- vs :, .. 

V v' a>·+ d2 
::::: '•- -·-~- ·--·- ___ _:__ 

¡p lv,d 

(Eq. 5:9·13) 

(Eq. 5.9-14) 

.. 
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--- -·--- -,-......--------------------
.. 

. . Fig .. 5.9.2 Dapped-éndibeam ofExample 5:9;1 
-~ . " ,·. ·' . 

¡ . ;:;J 
1 

h=t \l . ·' ," ,. 
d = 15'' 5" /l' 

2'·4~' 5" ,l t1l 
. ' 

·N~ •15kips 

4.5" 

V. = 100 kips 
. 1 . 

"6" . 

• 
. 

but not less than that determinad in sections 
5.9.2 or 5.9.5. · 

lf the diagonal bars can beadequately anchored 
into the extended end, they may also be used as · 
at least partial replacement for A, and A.,h re
quirements shown in Sect. 5.9.4. 

Example 5.9. 1 Reinforcement for dapped-end 
beam 

Given: The 16RB28 beam with a dappei:l end as 
shown in Fig. 5.9.2: 

v. = 100kips (includes allload factors). 

N. = 15 kips 

f', • 5000 psi (normal weightl 

fv for all reinforcement = 60 ksi (weldable) 

Problem: Determine the requirements f~r rein· 
. forcement A, + An, Avh, A,h. and Av 

shown in.Fig. 5.9:1. · 

So/ution: 

Assume: Shear span, a= 3/4 (6) ~ 4.5. in. 

d = 15 iri. 

. 

1.7 2d = 1'·10" 

. 

1.7 Qd = 2'·2" 

.1l Flexure in extended end: · .. 

~ 
;···r. 

1 

. 

By Eq. 5.9-1a: . 

A,+ An = ~~v [v.(~) +N.(~~ 
1 [ /4.5) 

= 0.85x 60 ~00 \15 . . 
+ 15(~:)]=o.90sqin. 

Use 3- #5, A, = 0.93 sq in. 

:. 

This could also be obtained from Table 5.20.5 ' 

2) Direct shear: 

By Eq. 5.9-2a: 

v., (100) 2 

. A = 
1 • 

=--------· 
1.78fv X2 bh. 1.78(60)(1)(16)(16) 

-· 0.37 sq in. 

By Eq. 5.9-6: 

!!Obh = .80J.!§!!16l 
· A, (min) = 

fy 60,000 

= 0.34 sq in. < 0.37 · · · 

PCI.Deatgn H•ndbOOk 
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. '· .. '· ., 

.. 
·• 

·~-C·o ,-~•0'''-• . .,- e;,·~~ ., ... , ... -~·: 

By Eq. 5.9-3: 

A ~ ~N~ = .. · 15,000 . . 
" <P fv (0.85)(60,000) = 0•29 $q.in. 

A,.+ A.,= 0.37 t.0.29.=.0.66 s(¡.in. <0.93: 

Ttierefore, fhii<ure govefns: · · · '· ' 

By Eq. 5.9-4a: 
V 2 . u 

= 

3.57 fvv )..2 bli -

( 1 00)2 

"""3""",5-7 -(6-'-0'-")("'-1 )'-( 1-6-l (-16-l = 0· 18 se¡ in . 

From Eq .. 5.9-7: 

A (min) = 40 bh = 
vh . f 

V 

40 (16)(16) 
_60,000 

· = · 0.17 sq ir\:·<0.18 sq in;· 

Try 2- #3 U-bars, ,Ayh . = o:44 sq in:· . . . .· .. 
3) Oiagonal tension at reentrant cerner: 

By Eq. 5.9-8: 

V u 
A m --m 

oh tf¡ IV 
100 

0.85(60) " 1.96 sq in. 
\ ~-· 

Usa 5 - #4 closad ties " 2.00 sq in. 

. Check vu /tf¡bd m úi0/(0~-85 X 16 X 15) 

= 0.490 ksi < 8~ = 0.566 ksi OK 

. 4) Diagonal tension in the ex'tended end: 

. . Conc~ete capacity " 2A. .Jf; bd 

· · = 2(1)-Js5oo (16)(15)/1000 = 33.9 kips 

By Eq. 5.9:10: . 
1 

1 (V u ~ 1 
• ) 

Av = •. · 2 fv ---¡- : 2A.v'f'; bd 

1 .. _. ,-( 100 
= 

2 
(
601 

,
0

_
85 

- 33.9) = 0.70 si¡ in. 

Try 2- #4 =· 0.80 sq in. 

Check Eq. 5.9-9 

tPV. = tf¡ (A. f. + Avh fvv + 2A. v'f; bd.) 

' = 0.8_5 [0.80 ~60) + 0.44 (60) + 33.9] 

~-, · • ,· · · ·= 92:1 kips < 100 · · 

Change Avh to 2 ~ #4 

I/JV0 = 110.4 kips > 100. OK 

5) Check-concrete bearing by Eq. 5.7-1: . - . . 

w. ,· = 4.5 in. 

. _,. ,· -· . 

··-.··: 

· .. s_.;. =. 4.5/2. (w()!_St case) / 

sw ·= '4:5 (4.512) ·= 1o'.1, use 9 max 

s/w = 0.5 

. ) 
J)'' 

} _e; =(~óo) Nu/Vu = (9/200)0 
•• = 0.63 

. ,PV, <f </IC, _70 A.Vf~ (s/w)' 13 bw 

iv. 7 0.1 (0.63H70l!1l J5ooo (0.51' 13 · 

(1S)(4.5l/1000= 124.7 kips> 100 OK 

•. • Reinforcement is not-required for. bearing _ · 
· (~oulcj al~ _be determiried from Table 5.20.1). •. 

·· ·· · . ··sr Check anchorage requÍrements:· . ' ' . . 
· A, +A •. bars:· · 

_From Table 8.2.7: 

·' fv _= 60,000 ps}. f'c = 5000 psi, #5 bars · 

· . 'L 7.2d =: 26 in. bey_ond dap 

Avh bars: 

From Tabhi 8.2.7, for #4 bars, 
-.. . 
1. nd = 20 in. beyond dap 

5. 1 O Beam Ledges 

The design shear strength of continuous bea• 
ledges supporting é:oncentrated loads as illustra

. ted in Fig. 5.10. r; can be determined by the les· 
ser of Eq. 5.10-1 arid 5.10-2: 

for s.> b + h r;_'(,_ · · 

</IV. = 3 </lh A.v'f'; (22P + b .¡.ti) (Eq. 5.10-1) . 

</IV~ = ,Ph A.Jf; (22P + b ~ h + 2d
0

) / 

. . (Eq. 5.10-2) 

· " fÓr ~- <: b + h, ~d equ~l. conce~t~at~d loads, use 
. the _lesser_of Eqs. 5.10-1a, 5.10-2a or 5.10-3 

. ' 

</IV. = 1.5 </lh. A.ffe (22P + b + h + s) 

(Eq._ 5.10-1a_) 
. b'+ h 

</IVn = </1 h A.ffe (2P + -
2
-. + d0 + s) 

(Eq. 5.1 0-2a) 

· where:. · 

. lí = depth of the beam ledge, in. 

· · ~P · "' ledgeprojection, in. 

b =. width of bearing area, in. 

s = spacing of concentrated loads, in.. · 

d._ = distance from center of l~ad t~ the e 
of the b'éam;·in. · 

5-14 _PCI i::i .. lon !'i•ndbook 
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LOSAS 

., 
1 NTRODUCCI ON. 

~-Las losas son elementos estructurales cuyas 
( . ' 

pl ar<ta son ·relativamente grandes en comparacion con 

dimensiones en 

SLI pet·alte. La 

funcion principal de estos elementbs es la de transmiti~· a las 
:-

trabes o las col_umnas las· cargas normales a su 'plano~· siendo 

frecuente que ademas tengan la funci~n adicional de distribuir los 

cortantes horiiontales de sismo entre los diferentes elementos 

resistentes < marcos o muros l. fig. l. a y fig l.b. 

Las losas de concreto pueden ser macizas o aligeradas. El 

' aligeramiento se logra incorporando bloques huecos, tubos de carton 

~ bien formando huecos con moldes recuperables de pl~stico u otros 

materiales. Las losas aligeradas reciben a veces el. nombre de losas 

encasetonad•s o reticulares. fig. 2. 

En algunos sistemas estructu¡·ales las losas se apoyan sobre 

muros o sobre vigas que a su vez se apoyan en columnas, mientras que 
• 

~n otros las losas se apoyan directamente sobre las cblumnas~ las 

primeras reciben el nombre de Perimetralmente Apoyadas y las 

segundas el nombre de Losas Planas. En las losa~ planas se utilizan 

a veces ampliaciones en la zona de uni~n de la losa con la columna. 

figs. 3. a, 3. b y 3. c. 

i Como el tama~o de las vigas de apoyo de 1 as lo=:;as 

perimetralmente apoyadas puede ser cualquiera, las losas planas 

pueden considerarse como un caso particular de las 1 osas 



• 

perimetralmente apoyadas, en el que las vigas se han ido reduciend 

de secciÓn hasta desaparecer. Anal ogamente las losas per- i metr- al mente 

apoyadas puede visL1al izarse como losas planas, en las que se han 

rigidizado los ejes que unen las ¿6lumnas. Las losas apoyadas sobre 

muros .tambien pueden con-siderarse como un caso particular de losas 

perimetralmente apoyadas con vigas infinitamente rigidas. 

LOSAS PERIMETRALMENTE APOYADAS 
COMPORTAMIENTO. 

La gr~fica carga-deflexibn en el centr·o del. claro de una losa 

ensayada hasta la falla, se muestra en la fig. 4. En la que se 

distinguen las siguientes etapas : 

al Etapa Lineal O-A. En la que el agrietamiento del concreto en 1• 

zona de esfuerzos de tensibn es despreciable. El agrietamiento 

' del concreto por tension representado por el punto A, ocurre bajo 

cargas relativamente altas. Las cargas de servicio se encuentran 

generalmente cerca de la carga correspondiente al punto A. 

bl Etapa A~B. En la que e~iste agrietamiento del concreto en la zona 
\ 

' de tension y los esfuerzos en el acero de refuerzo son menores 

' que el limite de fluencia. La trasicion de la etapa O-A a la 

etapa A-Bes gradual, puesto que el agrietamiento del.concreto se 

desarrolla paL\l a ti namente desde 1 as zonas de momentos 

flexionantes m~ximos hacia las zonas de momentos f 1 e:·: i enantes 

' menores. Por la misma razon~ la pendiente de la grafica. 

carga-deflexibn en el tramo A-B, disminuye poco a poco. 

el Etapa B-C. En la que los esfuerzos en el acero de refue~: 

' sobrepasan el limite de fluencia. Al. igual que el agrietamiento 

del concre·to~ la fluencia del rGfu8r~o empie=a en 1 as :: onas de 

-~~. 
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momentos flexionantes maximos y se propaga paulatinamente hacia 

las zonas de momentos menores. 

' dl Etapa C-D. Por ultimo, la rama descendente c-p, 

depende, como en el caso de las vigas, de la rigide~ del 

cuya amplitud t . \_ 
sistema 

de aplicacibn de cargas •. 

Para ilustrar el ·avance del agrietamiento y de la fluencia del 

refuerzo en distintas etapas de carga, se presentan en la fig. 5 las 

configuraciones de agrietamiento en la cara inferior ~e una l6sa 

cuadrada simplemente apoyada sujeta a carga uniformemente repartida 

en la cara superior, para distintos valores de la carga aplicada . 

. Puede verse en la figura que el agrietamiento empiez~ en el 

~de la losa,· que es la zona de momentos flexionantes maximos, y 

avanza hacia las esquinas a lo largo de las diagonales. Los an~lisis 

' elasticos de losas indican que los momentos principales en una losa 

de esto tipo se presentan precisamente en las diagonales. En etapas 

cercanas a la falla, se formah grietas muy anchas a lo largo de las 

diagonales que indican que el acero de refuerzo ha fluido y ha 

' alcanzado grandes deformaciones. Las deformaciones por flexion de la 

' ' losa se concentran en estas lineas que reciben el nombre de Lineas 

de Fluencia~ mientras que las deformaciones en las zonas 

' comprendidas entre las lineas de fluencia son, en comparacion, muy 

pequen as. 

La amplitud de las zonas d~ comportamiento inel~stico depende 

' je! porcentaje de refuerzo de flexion. Generalmente, este porcentaje 

losas~ por lo que tales elementos resLil tan 

subre·For=ados y las =onas inel~sticas son amplias. 

/ 
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En la descripci~n anterior del comportamiento, se ha supuesto 

que la falla ocurre por flexi~n y que no hay efecto de cortante. 

Aunque existen casos como el de losas apoyadas directamente sobre 

columnas y el de losas sujetas a cargas concentrad~s m~y altas, en 

' los que es frecuente que la falla ocu~-a en cortante por ~enetracion 

antes de qLle SE alcance la resi_ste.-.cia en fleHi~n. 

ANALISIS DE LOSAS. 

Se entiende por an~lisis de losas la determinaci~n de las 

acciones intern~s en una losa dada cuando se conoce la carga 

aplicada. Esta determinaci~n es m~s difÍcil que en el caso de vigas, 

debido a aue las losas son elementos altamente hiperest~ticos. El 

an~lisis de losas puede efectuarse aplicando los metodos de ·la 

Teoria de la Elasticidad que se describe mas adelante, por lo que 

los resultados obtenidos solo son v~lidos en la etapa de 

comportamiento lineal, o sea, para cargas cuya magnitud es del orden 

de !a correspondiente al punto A de la· fig. 4. Adem,¿s, los 

re~ultados son sblo aproximados~ aun para estas c~rgas, debido a que 

' el concreto refor:ado no cumple con las caracteristicas ideales de 

los materiales lineales~ homog~neos y el~sticos. 

BASES DE LA TEORIA ELASTICA. 

Las deformaciones el~sticas de placas isotropicas con car·gas 

normales 2 un plano, estan contt-oladas por la·siguiente ecuacibn : 

't 4 4 iJ ,. iJ '~ iJ ,., q 
+ 2 + " 

4 "::'1 ") iJy 't ---- ( 1 ) 
iJ·' a"- ay- D 
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En donde : 

w = Def 1 e:d bn ' en l~ placa en la direccion de la carga. 

' q- Carga sobre la placa por area tributaria en funcion de x,e y. 

' D = Rigide% a flexion de la placa. 

D -

12 ( 1 

' E = Modulo de elasticidad. 

h -- Espesor de la placa. 

' 1-1 -- Relacion de Poisson. 

2 
1-1 

Esta ecuaCion~ que se origina de las conside~aciones de 

compatibilidad de equilibrio y deformaciones, es aplicable a placas 

de espesor medio, es decir, placas Jo suficientemente delgadas para 

que no tengan importancia las deformaciones por cortante, pero 1 o 

suficientemente grue~as para que tampoco ·afecten _las juerz~s en un 

plano o ·FLierzas dG membrana. 

L~ ecuaci on ( 1 se puede deducir sigui~ndo url proceso de dos 

© 



la. ETA~n .- EQUILIBRIO. 
~ 

~ 

En las figur·as 6 y 7~ se ntuestran las fuerzas que actuan en un 

elemento di·ferencial de losa, ·todas las acci~nes son por unidad dG 

ancho v han sido multipl.icadas par· las dimensiones del elemento pai·a 

obtener las fuerza~ que actuan sob¡-e el~ para mayor claridad, se.han· 

separado las fuerzas en dos grupos : Las fuerzas de super·ficie Y 
. ~~ 

cortante en la fig~ 6 y los momentos de flexi~n y torsi¿r1 en 1·a 

fiq. 7. 
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iJ m iJ m 
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iJv iJy 

De manE"~r-a similar-.~ con ¿ i'1y = o 

a m iJ m 
V + ><Y = V y 

iJy {}·· 
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Su:tituyendo ( ~~:. ) y ( .:¡ ) en ( "' ~ se t.iene 
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1. El material es lineal. elistico ~ i~otropo. 

2; La defle:don es peqLiei'ía en rel¿lci.;n con· 'el espesor de la losa. 

' 3. Cualquier linea recta p~rpendicular a la superficie media de la 

losa antes de la flexion~ sigue siendo recta y normal a la 

superFicie m~dia despues de la fle:-:i.;n. 

4~ Se ignoran. los esfuerzos directos normales a la superficie media .. 

' 
De la 3plicacion del momento flexionante m 

i{ 
puede obtener-se 
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Considerahdo las relaciones bidimensionales entre el esfuerzo Y la 

deformacion 

E 
f = '<e+¡.¡&) 

X y 

E 
f = y 

& .,. ¡.J& 
y >: 

1 
2 - ¡.J 

E· 
7" = y 

:.:y ;-:y 
2 1+¡.¡) 

E a2 w 
., 

a-w 
• ¡.J 

1 - JJ2 a·· 2 
{Jy 

2 

¡-------,. ~t ,¡ 

i' 

/t------1 

h /? 

m = 1 f ~ d::: ,, 
-t"t/2 >: 

.,. ? ~ 

E h ·-· a-w a"'w 
= ... ¡.J 

12 ( 1 
2 a·· 2 ay 2 -- ¡.¡ 

Con ~ 2 
D E h _, 

1"' ( 1 = k ¡.J 



m = - D 
~{ 

De igual for-ma 

m = ·- D 
y 

a2w 
( 

a'.• 2 

~ 

a~w 

av 2 

a2,~ 
+ ¡J 

ay 
2 ---( .6 

., a-,, 
+ ¡J ) 

a·· 
., 
.:. ---( 7 ) 

- ' .. 
'. 

De la aplicacibn de los momentos tórsionantes se tiene 

dx 

.'nxy 
)r .,. 

dy 

-

y 

X 

--
m • m • O 

" y 
dx•dy 

i\1 "t~ = I'T1~1 
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El termino IJ-w 1 8:< ily representa la distorsion, es decir, como 

cambia la ~endiente en la direccion x segun avanza•en la -' dir-eccibn 

" y. 

La sus ti tuci é':.n de 1 as ecuaci enes . < 6 1, ( 7 y .(_ 10 l en lil 

~cuaci~~ de equilibrio, ecuacibn <51, lleva a la.ecuacion ( 1 l. 

Adem~s de las condiciones de equilibrio y cont i nLti dó•d 

expresadas por la ecuacibn < 1 1, deben. cumplirse-las condiciones de 

ft-ontera q_ condiciones de bct-de -de la losa; por ejemplo, si un borde -. 
es empotrado, la defiexiÓn y la rotacibn deben ser nulas en dicho 

·bord8. Estas conditiones de frontera se satisfacen ajustando las 

constantes de integraciÓn que aparecen· al resolver la ecLtéu:iÓ· 

dif.e.reñi:'tal• _.< 1 1. Una vez resuelta la ecLtaciÓn < ~ 1, las accione~> 
· .. . : ~~· .. ¡y-·:.··~-~ic: .. : .... ~~ . . . . . . . _. . . 

· i ntern.a.s .l'iLt~,(jen deter-minarse con 1 as ecLtaci enes que se deducen en ·1 a 
:·· ... 

fig. 8 .. 

' La determinacion de las acciones internas por el procedimiento 

' ' 
de~crito es demasiado laborioso para fines practicas, ademas de que 

tiene.las limitaciones indicadas anteriormente. Sin embargo, se han 

obtenido soluciones par~ tases comunes~ las cuales, con al gLtna~ 

modificaciones, se han utili:ado para obtener· coeficientes de 

diseno. Por ejemplo, en la fig. 8 se muestra la distribucibn de 

momentds flexionantes en una losa. cuadrada libremente apoyada sujeta 

a carga uniforrnemente distribuida. En est~ losa los momentos m~ximos 

se presentan ·a l'o largo d~ las diagonales, lo cual explica la forn. 

d~ su mecanismo de colapso~ ¡.; qLlE el 

siguien~o les ej~~ de momentos maximos. 
' 

acero .de refOerzo ·iluye 

® 



Los m~todos usados ' comunmente para el ' analisis de lpsas 

consisten en utilizar los coeficientes de dise~o mencionados 

anteriormente. Estos coeficientes .se obtienen a partir de los 

momentos obtenidos del an~lisis el~stico de losas ideales, 

modificados para tomar en cuenta los-siguientes aspectos. 

al Las distribuciones de momentos en losas de concreto reforzado son 

' diferentes a las distribuciones elasticas, debido a la influencia 

del agrietamiento. 

b> Las condiciones de apoyo de losas de estructur~s reales no 

corresponden a las condiciones ideales de las losas anali=adas 

' elasticemente. Por·ejemplo, lae Josas reales .suelen apoyarse 

' sobre 'Jigas que tienen una rigidez a flexion finita,_ o sea~ que 

' tienen cierta flDxibilidad, mientras que las losas ideales estan 

soportadas sobre apoyos in·finitamente rÍgidos. Tambi~n l~s ·vigas 

' de estructuras reales trabajan como vig~s T con un· ancha de patin 

' 
.~~-f~cj.l de defirlir·~ lo que implic~ incertidumbre en su rigide~. 

·Este no.se to1na en cuenta en los an¿lisis el~sticos comunes. 

' e) De acuerdo con las distribuciones teoricas de mccnentos, éstos 

var{an a lo largo de lo5 ejes da la losa, como puede verse en la 

' Fig. 8. Debido a que no resulta practico distribuir el acero de 

' refuerzo siguiendo las di3·tribuciones teoricas, es usual 

~o~siderar dos o tres· zonas de momentos constarttes. Pot· ejemplo~ 

' ' 
la distribucion teorica a lo largo del eje central de la fig. 8, 

p1.1ede simpli·Fic~rse como se muestra en la fig. 9. De- esta. forma~ 

amoli&s de la losa. 



'DIMENSIONAMIENTO POR EL METODO DEL REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL. 

' Para dimensionar losas por este metodo, se obtienen los 

momentos flexionantes utilizando los coeficientes que se presentan 

' en la tabla l. Los momentos asi obtenidos son momentos por unidad de 

ancho, por 'ejemplo, ' kg-m/m. Despues se calculan el pet-al te y el 

' ' porcentaje de refuerzo utilizando las formulas de flexion, como si 

se tratase de vigas d~ ancho unitario. Por ejemplo; si los momentos 

' est~n ~n unidades de kg-m/m, se considerara que la losa esta formada 

por vigas de un metro de ancho .sujetas a los momentos flexionantes 

determinados a pat·tir do los coeficientes de la tabla. 

El m~todo del Reglament~ del Distrito Federal est~ basado en ur 

m¿todo desarrollad6 originalmente por Siess y Newmark. Obs~rvese que 

se incluVen ~oeficientes para losas construidas monblÍticamente con 

lae vigas de apoyo, y para losas apoyadas sobre v1gas de acero. Esto 

se d~be a que en el las vigas pt·opm-cionan ·cierta 

re~tr·iccio~ a la losa contra giro~ mien·tras que en el segundo caso~ 

la losa puede girar libremente. 

Las lesas que se dimensionen con los coeficientes de la tabla 1 

' deben considerarse divididas, en cada direccion, en dos franjas de 

b6rde y una central, comose muestra en la fig. 10. La determinaci~n 

de los anchos dG las ·franjas se hace de la siguiente marlera. 

relaciones de claro corto a claro largo mayores que 0.5~ las fr~njas 

centrales tiener1 un ancho iguDl a la mitad del claro per-pendicular ~ 

2llas. v cada f:-anja extt-~ma tiene ~n ancho igual a la cuartá parte 

l.a franja central 

® 



perorindicular al lado largo tiene un ancho igual a a
2 

- a
1 

y cada 

franja extrema, igual·a a
1
12, donde a

1 
es el claro corto y a

2 
es el 

claro largo. Los momentos determinados con los coeficientes de la 

tabla l corresponden a las franjas ¿entrales. Los coeficientes de 

las franjas extremas son iguales a los de la tabla multiplicados por 

0.6. 

Par~ doblar varillas y para aplicar los reqLii si tos de 

adherencia y anclaje de acero de momento positivo, se supone que las 

' lineas de inf!eccion estan localizadas a una distancia de un sexto 

del claro corto, a partir de los bordes del tablero. 

El m~todo descrito puede aplicarse ~nicamente si se satisfacen 

las siguientes limitaciones : 

al Les tableros son seMsiblemente rectangulares. 

' ' bl La distribucion de las cargas que actuan sobre la losa es 

eensiblemente uniforme en cada tablero. 

el Los momentos negativos en el apoyo comun de dos tableros 

' ' adyacentes no difieren entre si en mas que 50 por ciento del 

menor de ellos. 

' di La relacion de carga viva a carga muerta no es mayor que 2.5 para 

' losas monolíticas con_ sus apoyos~ ni mayo1" que 1.5 en otros 

casos. 

Cuando las losas na cu1nplen est~s limitacior\es, es necesario 

aplicar otros procwdilni6ntos como, por ejemplo, la utilizaci~n de 

solwcione~ elasticas~ tales como las presentadas en la fig. 8. Si 

laslosa5 son muy irregular~s o est~n sujetas a cargas nc unifor!nes, 



R.). 

es mas ·conveniente, por lo general, recurrir a otro tipo de 

soluciones. 

Cuando se disei"ía. por el M~todo del Reglamento del D.F. , los 

coeficientes de momento positivo p~eden incrementarse y los de 

momento negativo reducirse en i gLtal cantidad, o viceversa!ll per·o 

ning~n coeficiente puede reducirse en m~s de 33 por ciento del Nalor 

consignado en la tabla 1. 

Aunque los cooficientes de disei"ío se obtuvierbn de soluciones 

el~sticas, las cuales sblo son v~lidas para cargas de trabajo, la 

carga w, con la que se obtienen los momentos .flexinoantes, es la 

carga que corresoonde a la fesistencia de la losa. Este hecho, 

alguria~ otras caracteristicas del comportamiento de losas, hacen que 

los dimensionamientos de los~s resulten, por lo general, muy 

conservadore~. Se ha vis·to que las losas ensayadas resisten cargas 

Stistancialmente mayores qus las cargas de dise~o. 
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FIG¡. 8 Distribución de momentos en una losa cuadrada. 
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F 1 ~. :l ·Distribución real de momentos y distribución idealizada 
par~ fines de diseño en una losa. 
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FIG¡. 10 I>ivisión de una losa en franjas centrales y franjas de borde. 
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MARCOS DE CONCRETO POR EL METODO DE LA ESTRUCTURA EQUIVALENTE 

ESTUDIOS EXPERIMENT~ES. VARIABLES PRINCIPALES. 

En la seccion anterior se indic~ c~mo pueden determinarse los 

momentos flexionantes en losas aisladas apoyadas sobre elementos que 

' ' se suponen infinitamente rigidos. Sin embargo, la distribucion de 

momentos flexionantes en sistemas de piso no solamente depende de 

las caracterÍsticas propias de _la losa, sino tambi~n de las de los 

otros elementos que c6nstituyen la estructura, como las vigas y las 

columnas. La distribLlciÓn de inomento~se ha estudiado tanto en forma 

experimental como an~lÍtica. 

El numere de ensayes realizados en estructuras formadas por 

losas, trabes y columnas es escaso. La serie m¿s -~xtensa es la 

efectuada en la Univ.rsidad de Illinois entre los a~os 1960 y 1963, 

'" ' que inclL•yo el ensaye de especimenes como el 

' esqueme.ticamente en la' fig. 12. Los resultados de estos ens·ayes, en 

' . ' 
combinacion con estudios ~naliticos~ han permitido desarrolla~ 

metodos de dise~o que toman en cuenta el efecto de las variables mas 

importantes sobre el comportamiento de ia estructura. 
l 

Para estudiar la distribuciÓn de momentos flexionantes, 

consid~rese que en la estructura mostrada en la fig. 13, se aÍsla la 

franja de losa comprendida entre los ejes A' y B'. Si se supone que 

los momentos flexionantes son uniformes a lo ancho de la franja 

resultante, puede co~siderarse a est~ franja como un~ viga continua, 

con una distribuciÓn de momentos flexionantes como la mostrada en 

forma C'Jalitati0a en la fig. 14. Si ld losa tiene una carga 



... 
uniformemente distr-ibLiida, w,- la viga continua 'de la fig. 14 tendr-~ 

una car-ga por- unidad de longitud de un valor- wl 2 , donde 1~ es- el 
4 

ancho de la fr-anja entre los ejes A' y B'. En cada uno de los clar-os 

' d~ la viga continua se debe cumplir la siguiente ecuacion_ de 
¡ 

equi.l ibr-io 

Donde 

N = o 

2 wl 
2 

) 1 
1 

8 

' 
M o - momento est~tico total = 

' 

momento positivo : ., '' - en 

claro!' mas el pr-omedio de los -momentos 

lose}:tremos. 

w1
2 

= car-ga oor- unidad de longitud. 

1
1 

= longitud del clar-o consider-ado. 

Poe ejemplo, en el claro 2-3 

M = o 

N . + M _ 
neg2 neg~ 

2 

"· 

+ M pos' 

el centr-o· 

negativos 

•" 

donde M es momento negativo ·'/ M momento positivo. neg pos · · 

En realidad, los-momentos Flexionantes no son uniformes a 

del 

en 

lo 

ancho de la franja considerada en .la fig. 13. A lo lar-go del eje de . . 

colc>mnas., 8_, los momentos son mayores que a lo largo .de los ejes A' 

y B'. Est.o s_e debe a que el sistema es m,;s rigido a lo l.at-go del ejé' 

B, por- la presencia de vigas ~ por-que el ·efecto de restr-iccibn de 

las columnas es m~ximo en estos ejes y va disminuyendo hacia los 

e>:tr~mos de !a ·franja. 

@ 

b 



' La distribucion cuantitativa de momentos a lo largo y a lo 

ancho de las franjas de losa depende de las caraterÍstias de los 

elementos que forman la estrutura C columnas~ vigas y losas 
( 

y del 

tipo ~e carga aplicada. A continuai6n se describen estas variables. 

Influencia de las: col urnas:. e fi g. xs J 

Efecto de r-í gí dez f1 exí onant e de l as: vi gas:. 

Efecto de l a r-i gí dez t or-.s:í onant e de l as: vi gas:. 

Infl uénci a del tipo de carga. 

ANALISIS DE SISTEMAS DE PISO. 

Anteriormente se senalo que los momentos flexionantes de una 

losa pueden determinars_e resolvie;\do la siguiente ec~tacion 

Q4w Q4w .,\., q 
+ 2 + = 

4 8-- 2 Qy 2 Qy 4 
D ., .. ,., 

' La resolucion de la ecuacion anterior tiene serias limitaciorles 

cuando se trata de analizar el conjunto de losa, vigas y columrias, 

ya que no es posible tomar en cuenta variables importantes, tomo la 

rigidez torsionante de las vigas, y las dimensiones de las vigas y 

columnas. 

DIMENSIONAMIENTO DE SISTEMAS DE PISO. 

' El me todo que se presenta a continuacion el 

' di1nerlsionamiento de sistEmas de piso se conoce como '' metodo d~ la 

e~tr·uctLu·-~ equivalente " ~ de>bido a que se basa en el principia de 

sustituir a la estructura tridimensional, constituida por el sistema 

r!e ~isb~ ~or ur marco bidimer1sion~l equi\.ialentc!f cwns:.t.ituido por· 



columnas y vigas. 

El m~todo.consiste en los pasos que se mencionan a continuaci~n 

en forma resumida 

' a lldealizacion de la estructura tridimensional en marcos -

bidimensionales constituidos por columnás y vigas. 

' b 1 Determinacion de las rigideces de los elementos que forman los 

mar-cos. 

' e Analisis estructural de i6s marcos. 

d Distribucibn de los momentos flexionantes y fuerzas cortantes, 

' obtenidos en el .anal i si s~ entre los elementos que forman 

la estructura tridimensional. 

e 1 Dimensionamiento de los elementos de la estructura. 

IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA. 

' En el metodo de la estructura equivalente se hace una 

' simpli·ficacion que consiste en idealizar la estructura por una serie 

de m~rcos en dos direcciones~ como los que se muestr8n en las areas 

rayadas de lc:t fig. 16. 

ANAL! SI S ESTRUCTURAL DE LOS MARCOS. 

Una vez calculadas las rigideces de las vigas y columnas de la 

estructura equivalente~ se efet~a el an~lisis estru~·tural los 

procedimientos us~ales ~ara marcos .. bidimensionales. El. an~lisis por 
\ 

carQ2 vertic3l puede efectua~se aislando c.ada uno de los pisos 

' su~oni2ndo que las columnas superior e inferior estan empotradas en 

sus e~:tt-emos opuestos. En el an~·l isis pDl'"" carga t1ori=onta1 viento 

o sismo ) deber1 analizarse les marcos completos. 
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Figura 1'3 Franja de una losa en la cual se determinan los momentos íle:do 

1 

Cl 1 ¡ ¡ J ¡ ¡ ¡ ~ l l ¡ l \ l ~ ¡ ~-=r~¡[2 

1 

2 3 

Figura 14 Diagrama de m,o~ntos en la franja de losa de la Fig. 13. 
,. 
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Figura 1!) Efecto de la rigidez fle:úonante de las columnas 
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DISEÑO DE UNA LOSA PLANA ALIGERADA 

DATOS 

7.00 

-HI------t--i 
5.00' 1 5.~ 

7.00 

Columnas 70 X 50 cm 

· !?eral te efectivo d = 36 cm 

Espesor de losa h = 40 cm 

Lactar de carga (CM + cv ) F = máx e 
Factor de carga (CM + cv. 

~nst 
+ S) 

·Materiales 

2 
f' - 250. kg/cm (concreto clase 1) 

e 
2 

f · = 4200 kg/cm 
y 

'. 

SecciÓn de 
columnos,cm2 

65 X 45 

N2 

70 x50 

1 • 4 

F = 1 • 1 
e 

¡ 
'ro,.. 

Dimensiones, en m · 

,., .. 
7.00 

' 
-

=:[3.00 
--+3,00 

'TI 
j

.3.00 

3.00 ,.. 
7.00 1 



CONSTANTES 

f* = 0.8f' = 0.8 X 250 200 kg/ern 
2 

= e e 

f" = 0.85f* = 0.85x200 170 kg/ern 
2 = e e 

(por 

/f. = hoo = 14.14 
e 

o. 7 lfo 
e 

P - --=---=- = rnin - f 
y 

. 2 
ser f* < 250 kg/em ) 

e 

o. 7 1250 
--4~2~0~0-- = 0.002635 

f" 
e 4800 (O. 75) 170 

= o. 75 -f-· f +6000 = 4200 
y y 

.. 

(ee. 1.7) 

(ee. 2.3) 

4800 
""'4_,.2-oo.;.::.;+:.=-,6~o-=-o = 0 • 0 1 4 29 

REVISION POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA INTERIOR, ·2B 

Fuerzas y·rnomentos internos en condiciones de servicio 

+ + t 

(+) (+) 
----... 30.77 

22.67 22,67 t-m . 21.22 21.22 t-m 33.22 { + j 33.22 t-m ' 

...___...., 35.66' 

.. t V= 38.69 t t V= 36.45 t t V= O 

Propiedades geométri eas de la conexión (fig 2.1 de las Normas) 
e,+ d 

1 
e, 

r-----------, 
1 ' 
1 1 

crítico--.._ 1

1 

SecciÓn 1 D :] 
~: : C

2 c2 td 

1 

1 1 
L----------...J 6.----.o... 

1 c •• __¡ 

. ... 



'-

( 

e, -· 70 cm 

c2 = 50 cm 

e, + d 70 + 36 106 cm 

c2 + d = so + 36 = 86 cm 

e, + d 106 
CAB = -· 2 2 

= 53 cm · 

A 2d (e 1· + c2 + 2d) 
e 2 x 36 ( 70 + se + 2x36) =13:<. 2 ',) cm 

Ct = 1 
.1 -

1+0.67 ,1 (e+ 
1 

d)/(c
2 

+d) 

Ct = 0.4266 

d (e 1 + d)] (e ., + d) d] 

J = '+ 
e 

6 6' 

( 36) ( 1 06) 
3 

(1 06) (36) 
3 

= 1 -

d(c
2 

+ 

( 36) 

, 
1 

· -- (ec. 2.26) 
+ o.67 v106 a •. 

2 
+_d) <e, + d) 

2 

(86) (106) 
2 

J = + +--
6 6 2 e 

J = 7 146 000 + 824 300 + 17 390 000 = 25 360 000 
e 

f 

ReviSión bajo carga muerta más Garga viva má~ 

V = Vx 1.4 = 38.69 X 1.4 = 54.17 t 
.U 

N = O 
u 

,. 
u máx 

54170 
13820 

= 3.920 kg/cm2 

4 
cm 

@ 



Esfuerzo cortante de diseño admisible si no se usa refuerzo 

F (0.5 +y) /"f*< F /"f* 
R e - R e 

50 
y= 70 = o.7143, o.s, 

es decir rige F •f* = 0.8 x 14.14 
R e 

2 . 
= 11.31 kg/crn > v -

umax 

luego, fX>·.r resistencia no es necesario refuerzo ·bajo CH :r CV ... rnax 

~evisión bajo cargas muerta, viva instantánea·y sismo 

V = (36.45 +O) 1.1 = 40.10 t 
u 

M = (30.77 + 35.66)x1.1 = 66.43 x 1.1 = 73.07 t-rn 
u 

V .:t.:-1 e 
V 

máx 
= u u AB 

u - + 
A J 

(Véase fig 2.1 de las Nomas) 

e e 

5 
40 100 0.4266x73.07x10 x53 

V máx 
= + 

u 13 820 25 360 000 

2.902 6. 51 5 
\ 

V máx = + 
u 

9.417 kg/cn 
2 

V 
máx 

= 
u 

Esfueczo cortante admisible 
2 

= FR ifc" = o. 7 x 14.14 =· 9.898 kg/crn > vu máx 

luego, bajo CH + CV. + S no se rec:uiere refuerzo 
., 1nst 

.Refuerzo transversal nínimo (De acuerdo con el Últino párrafo de 2.1 .Sh) 

Se usarán estribos # 2 de cuatro ramas tanto en la ~ervadura del eje de 

colur.t:1as coi:;o en la~ r:.dyacentes a ella , espacia..::osw a d/3 = 12 cm ::asta 

un cuarto del claro correspo~diente (700/4 = 175 cm) nedido desde el eje 

de la cOlurnr.a. 
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1 
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1 
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Casetones 60 x 60 Dimensiones, en cm 

Distribución de casetones 
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1 ,, 
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DIMENSIONAMIENTO DEL EJE 2 POR FLEXION 

.. , 

Diagramas de momeniJs provenientes de los análisis: 

12.07 

16.90 

a) Bajo cargas muerta y viva máxima 

CM t CV insl 

~ 
-0-' 

1 

-/-
1 

1_ 
-16.25 1-m 

-22.75 1-m 

., 

/ 

... -~ ..... 

e:., t cvinst +S 
Paño de columna_/' 

1 
! 
1 

···-}''-

16.50 21.83 -45.01 

· r:~¡. t cv. s• +S: ·- ~2.90 
•n '. 19.19 14:69 t :m 

( (.',1 t C\' inst + $) 1.1 ?ü. 35 -4 9.51 1-m -r·::.~ ~c..-ins!+ 5~1.1 -47.19 24.01 21.11 16. ~ 6 1· m 

b) Bojo r.argas muerto, \·i·:o instantáneo (CMtCV¡nstl y sismo (S) 
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1 1 

-®- -@-
1 1 

-~tr-r 235 cm --'V--r 
r l 1 

175 c~~ 150 cm ' 1 

1 
r 

íf 1 
8#B_/ • 6#~ ~"'4#8-~ 6#8./ i 

1 24#8+2#5 4#8 __../ 
1 

1 1 
~ L -Lir--"' 

a) Refuerzo en el ancho c 2t3h 

(b= 30cm) 

b) Nervadura adyacente a la del eje de columnas 

1#5 

1#5_/ 

(b= 10 cm) 

e) Nervadura de franja central 

Refuerzo por flexión 
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7.5.4 Ejemplo 7.1: Diseño del Refuerzo en el Alma para la Torsión y el 
Cortante Combinados en una sección en T 

Una viga de sección en T tiene las dimensiones geométricas que se. muestran 
en la Fig. 7.16. En la sección crítica actúa una fuerza cortante externa 
factorizada, que tiene un valor de V u= 6'800 kg. Está sujeta a los 

siguientes momentos de torsión: 
(a) momento exteriortorsionante factorizado de equilibrio Tu= 570'000 

kg.cm; 
(b) de compatibilidad factorizado, 
(e) de compatibilidad factorizado, 

Dados: 

Refuerzo para flexión As = 22.1 cm2 

fe= 280 kg/cm2, concreto de pe~Ó normal 

fy = 4,200 kg/cm~ 

Tu = 86'200 kg. cm; y 
TIJ = 345'000 kg.cm. 

Diseño del refuerzo en el alma necesario para esta sección. 

Solución 

(a) Torsión de equilibrio: 

Momento torsional factorizado (Paso ·1) 

Dado el momento torsional de equilibrio = 570'000 kg-cm. La totalidad del 
momento de torsión debe tomarse en cuenta para el diseño. De la Fig. ·· 
7.16: . 

r: x2y = 352 x 65 + 2(102 x 30) = 85'625 cm3 

<I>(Ó.13 ~ r:x2y) = 

= 0.85(0.13)--[28o ( 85'625) = 158;332 kg-cm <Tu 

Por consiguiente, se deben colocar estribos 

Diseño de estribos cerrados para torsión. (Paso 2J 

T u 
Tn =·---

</> 

570'000 

------------ = 670'588 kg-cm 
0.85 



Supóngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, ·y d = 65- 5 = 60 cm 

· lJwd 35 X 60 
Ct = Ex2y = 85'625 = 0.0245 

0.21~(85'625) 
Te=-:-;==~~-~~~~~!=~= 295'334 kg-ern 

~ 1¡ ( 0.4(6'800) )2 
\1 + 0.0245(570 1 000) 

Suponga también, que tanto Te como V e sori constantes para todos los. 

propósitos prácticos, al centro de la' viga 

T s = T n - Te= 670'588- 295'334 = 375'254 kg-cm · 

.. 
Supóngase un recubrimiento libre de 1.9 cm (3/4") y estribos cerrados del #3. 

x1 = 35- 2(1.9 + 0.48) = 30.24 cm 

Y1 = 65- 2(1.9+ 0.48) = 60.24 cm 

.a1 = 0.66 + 0.33(30.24/60.24) = 0.83 < 1.5 

Emplée a1 = 0.83 

At Ts 375'254 

· --- ; -------------- = ---~--~-------~----------•---------- .= 0.059 cm2/cm/1 rama 
S . fy a1X1Y1 . 4'200(0.83)30.24(60.24) 

Diseño de los estribos para cortante (paso 3) 

0.5Yc bwd · o:5'\/'2SQ(35)60 
V e = -r===-,J!=:=======""' - -;=======~-s=~-==!,;-=======' ...j1 + [2.5Ct(Tul'irul12 :- ..J1 + [2.5(0.0245)570'000/6'800]2 

= 3'359 kg' 



• 

6'800 
Vs = Vn - Ve=--------- - 3'359 = 4'641 kg 

0.85 

4'641 

= = -------------- = 0.018 cm2/cm/dos ramas 
S 4'200(60) 

Estribos cerrados para torsión y cortante combinados (Paso 4) 

Avt 2At · Av 

= ----- + ----- = 2(0.059) + 0.018 = 0.136 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 estribo 1.42 
S = = -------- -

Avtls requerida 0.136 

= 10.5 cm 

x1 + Y1 30.24 + 60.24 

separación máxima permisible, smax = ---------- = ------------------- -

4 4 

= 22.6 cm > 10.5 cm 

Utilice estribos cerrados del# 3@ 10.5 cm c. a c. 

3.5bws 3.5(35)1 0.5 

Area mínima de estribos requerida = Av + 2A¡ = ---------- = ----------------- = 

fy 4'200 

= 0.31 cm2 < 1.42 cm2 

Area proporcionada= 1.42 > 0.31 cm2 



Diseño del acero longitudinal para torsión (Paso 5) 

><1 + Y1 

~ = 2At ----~------- = 2(0.059)(30.24 + 60.24) = 10.68 cm2 

S 

También: 

[
28 s Tu 

~ = ~ Tu + Vu/3Ct 

(O substituyendo 3.5 bwslfy por 2At, aquella que controle): .· 

0.31 cm2 < 2At = 2(0.059)1 0.68 = 1.26 cm2 

. '· 

Use 2At = 1.26 cm2. Por consiguiente: 

"'t 4 1.200 1 6'800 1..,6 10.5 
r., = [28(35)10.5 570

1
000 . .;. A ] [30.24 + 60,24) 

570 000 + 3{0.0245) 

· = 7.32 cm2 < 10.68 cm2 

Por lo tanto, colóquese ~ = 10.68 cm2 

Distribución de las varillas longitudinales de torsión 

El área del refuerzo longitudinal a distribuir es 10.68 cm2. Supóngase que Y. A¡ 
se coloca eri las esquinas superiores. Otro tanio en las esquinas inferiores, 
adicional a las varillas para flexión. El área requerida en cada esquina es = 
10.68/4 = 2.67 cm2. El área requerida en cada costado vertical es también Y. A¡ 

= 2.67 ém2, a una separación no mayor de 30 cm. e a c. Colóquense 2 varillas 
del No. 4 en cada zona. 

,• ~ 

Al centro del claro As = ---- + As = 2.67 + 22.1 = 24.77 cm• · 
4 

Colóquense 5 vars. del #8 en la zona de tensión; As = 25.35 cm2 

La figura muestra la geometría de la sección transversal. 

4 



Solución 

(b) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional factorizado (Paso 1) 

Dado Tu = 86'200 kg-cm. Si se. utilizan los resultados del caso (a), se 

. tiene:· 

f (0.13 ~E x2y) = 0.85(0.13) -V280(85'625) = 158'322 kg-cm 

. > Tu = 86'200 kg-cm 

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsión. 

Solución 
(e) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional factorizado (Paso 1) 

Dac;fo que Tu=. 345'000 kg-cm.es mayor que </!(0.13 fe Ex2y), .se deben 

. suministrar estribos. Puesto que esta es una torsión de compatibilidad, la 

sección se puede diseñar para un momento torsionante de <P( fe Ex2y/3) si la 

torsión exterior excede este valor. 

~(fe E x2y/3)= 0.85(-V280)85,625/3 = 405,954 > 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, 

--·r=·~o=·~2~1~~28~o~(8~5~'~6~2~5~l==~ Te = - - = 286'420 kg-cm 
~ 1 [ 0.4(6 1 800) ] 2 
~ 1 +. 0.0245(345'000) 

T s ,; T n -Te= 345'000/0.85- 286;420 = 11.9'463 kg-cm 

'5 



A¡ 119'463 

--- = ------------- = ---------------------------------- = 0.0188 cm2tcm/1 rama 
S fy a1X1Y1 4'200(0.83)30.24(60.24) 

Diseño de los estribos para cortante (Paso 3) 

= 0.5-Jf'C bwd = 0.5-J?SO 35(60) 
V e --¡==::!':========;'; -

'./1 + (2.5CtTU/Vu)2 ...,j1 + [2.5(0.0245) (345 1 000/6 1 800) )2 

·= 5 1 382 kg 

Vs = Vn - Ve = 6'800/0.85 - 5'382 = 2'618 kg 

'· 

- -- ------ - 0.0104 cm2tcm/2 ramas 
S 4'200(60) 

Estribos cerrrados combinados para torsión y cortante (:a~o 4) 

Avt 2A¡ Av 

-~-;._ = __ ,:~--- + -~--: = 2(0.0188) + 0.0104 ~ 0.048 cm2tcm/2 ramas 
s· .: .·. s· s 

C~loque estribos. del #3 con un área de 2 x 0.71 = 1.42cm2 (9.5 mm. de 
diámetro), y se tiene: 

área del estribo As 

s = -------------------;--------- = 1.42/ 0.048 = .2\1.6 cm 
· área requerida Av11s 

. 
separación máxima permisible smax = (x1 + yiJ/4 = (30.24 + 60.24)/4= 22.6 

cm < 29.6 cm· 

Por consiguiente; suministre estribos cerrados del #3@ 22.5 cm c. a c. 

área mínima de estribos requerida = 3.5(35)22.5/4'200 = 0.66 cm2 

área suministrada = 1.42 > 0.66 cm2 



Diseño del refuerzo longitudinal para torsión (Paso 5) 

x1 + Y1 

A1 = 2At ---------- = 2(0.0188) (30.24 + 60.24) = 3.40 cm2 

S 

3.5(35)22.5 

= ----------------- - 0.66 < 2Ats = 2(0.0188)22.·5 = 0.85 cm2 

fy 4,200 

Por consiguiente: 

- [28(35)22~5 At- 4 1 200 
345'000 + 3{0.0245) 

6 1 800 
345 1 000 

0.85 22.5 
] 

[
30.24 + 60.24) 

= 13.23 cm2 > 3.40 cm2 

En consecuencia: A¡ que se debe suministrar es igual a 13.23 cm2. 

Distribución de las varillas longitudinales. Considérese el mismo criterio que se 
siguió en (a). 

f 

'. 
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GEI'IRALIDADES SOBRE CONCRETO : 

CD.ENTO : 
EL CEMENTO PORTLAND M<URNO ES Lt-J MATERIAL FINAMENTE 

FU. VERIZADO CCNlTITUIDO POR CLINKER Y YESO, LOS CONSTITUYENTES DEL -
. Qlt-I<ER EST AN FORMADOS POR LOS SIGUIENTES COMPUESTOS QUIMICOS. 

OXIDO DE CALCIO ..... ca_O ... ( C ) 

SILICE .............. Si02 .. c S ) 

ALUMINA ............. A1203.c A ) 

OXIDO DE FIERRO ... ..Fe2o3.C F ) 

' LOS CUALES EST AN CONTENIDOS EN LAS MATERIAS PRIMAS USADAS EN SG 
· ELABORACION • ESTAS SON : 

PIEDRA CALIZA • ARCILLA Y OXIDO DE HIERRO . 

A ALTA TEMPERATURA LOS COMPUESTOS ANTERIORES · FORMAN LOS MINERALES 
DEL CLINKER SIGUIENTES: 

ALIT A ..... CSILICA TO TRICALCICO> .. ~ ........ c3s 

BELITA .... CSILICA TO DICALCICO> ............ c2s 

CELIT A .... (ALUMINATO TRICALCICO> ... ; .....• C3A 

FERRITA ... CALUMINO FERRITO TETRACALCICQ) .• C4AF 

A LOS CUALES SE LES AGREGA YESO PARA FORMAR CEMENTO : 

_ YESO ..... CaS04.2H2o ... CCaO.S.2H) _ 



~· 

' .·; 

\ 

' 

LAS MATERIAS PRIMAS Y POR CONSIGUIENTE EL CEMENTO TIENEN INCLUIDOS 
CIERTAS IMPUREZAS QUE PUEDEN AFECTAR LA DURABILIDAD DEL . CONCRETO , 
LAS. PRINCIPALES SON: 

OXIDO DE MAGNESIO •.••... M90 . 

. OXIDO DE CALCIO ......... CaO. 

· OXIDO DE SODIO ...... ~: Na20. 

CONTRIBUCION A LA RESISTENCIA Y AL CALOR PRCXJUCIOO 
ESPECIES MINERALES PURAS, CONSTITUYENTES DEL CEMENTO. 

. <EDADES TEMPRANAS) . 
. 

ESPEC i"E . HIDRATO PRINCIPAL RES 1 STENCIA 
MINERAL FORMADO A COMPRESION 

( 7 D 1 AS ) 
' 

' 

ALI TA cc3s> TOBERMOR 1 TA ALTA 

BELITA cc2s> · TOBERMOR 1 TA BAJA 

CELITA (C:3A) ETR 1 NG 1 TA + HIDRATO MODERADA 
ALUMINATO DE CALCIO 

FERRITA HIDRATOS DE ALUMINATO ALTA 
CC4AFJ DE CALCIO 

. 

YESO CCS.2HJ . ETRINGITA CON C3A --

. / 

POO LAS 
.·._; .. 

CALOR 
LIBERADO 

MODERADO 

BAJO 

·ALTO 
-

MODERADO 

. 

-
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• ·1 

11 
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i 1 
1 !· 
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. CONTRIBUCION A LA RESISTENCIA Y AL CALOR PRODUCIDO . POR LAS . 
ESPECIES MINERALES, DURANTE LA HIDRATACION DEL CEMENTO. ' 

· (EDADES TARDIAS). 
. . 

.' . 
ESPECIE HIDRATO.PRINCIPAL RESISTENCIA CALOR .. 
MINERAL FORMADO : A COMPRESION L'IBERADO 

~ ( 180 OlAS) ; ! • 

. 
. .... 

ALITA (~3S) TOBERMORITA: P¡LTA BAJO .. :·\. 
. . '! 

.·. . -:·· ' 
.. 

. • ·1·: .. 
BEL 1 TA <C2S> TO.B ERMOR 1 TA - ALTo· ·MODERADO 

. . . . :· .. :·· . 
· .. ·. ·' .. . .. ' 

CELITA CC3A>·. ETRINGITA HIDRATO SAJA BAJO. .. 
+ ., .. 

. •,,;. . 
ALUMINATO DE CALCIO .. ·. ': . . ·· 

HIDRATOS.OE ALUMINATO 
. '···~~·: 

FERRITA SAJA BAJO .';,•'· 

· ... 
. ·. 

CC4AF>. DE CAL910 .• .. 
; .. 

YESO (CS.2H) ETR 1 NG 1 TA ·CON c3A 
... --

.. 

RESISTENCIA A COMPRES ION· MOSTRAD~ POR LAS FASES DEL CEMENTO 
(Kgfcm ): * 

7 OlAS 28 OlAS 180 OlAS 365 OlAS . 

c3s 322 . 466 512 584 

. f3-C2S 24 '42 193 325 

c3A ' 118 124 o o 

c4AF 300 384 493 595 

' ! 
' 

'* OBTENIDOS DE: BUTT, M. Y., KOLBASOV, V.M., TIMASHEV, v.v., SYM., 
TOKIO 1968. • 

L 

• ' 
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AHORRO DE· EHERSIA EH LA INDUSTRIA DEL CEHENTO 
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FIGURA 2.1 · 
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os cementos a qu!l se refiere esta Norma deben satisfacer los requisitos químicos que se anotan en la TABLA 
" de acuerdo con su tipo: · 

---··--·-··· 
' TABLA 1 . -ESPECIFICACIONES QUIMICAS -

TIPO .. 
' COMPUESTOS Y CARACTERISTICAS 

1 11 111 IV .. V 

. Oxido de silicio (SiO,). min % - 21.0 - - -
Oxido de aluminio (Al,O,), máx •A> - 6.0 - - -
Oxido lérrico (Fe,O,). máx_% - 6.0 - 6.5 -• 
Oxido de magl1eSio (MgO). máx % 5.0 5.0 5.0 5.0 5.0 

Anhídrido sulfU<ico (SO,), máx % 
Cuando (3Ca0 · Al20,) es S•A> o menor 3.0 3.0 3.5 2.3 2.3 

' Cuando (3Ca0 • Al20,) es mayor de 8% 3.~ - 4.5 - -· 
Pérdida de calcinación. máx %. 3.0 3.0 3.0 3.0 3.0 

Residuo insoluble. máx OJo 0.75 0.75 0.75 0.75 .0.75 

'Silicato tricálcico (3Ca0 • SiO,), máx o/o (ver inciso 5.1.1.) - - - 35 -
Silicato dicálcico (2Ca0 · Si02), min % (ver inciso 5.1.1.) - - - 40 -.. 
Aluminiato lricálcico (3Ca0 · Al20,), máx% (ver 5.1.1) - 8 15 7 5 

Aluminoferrito tetracálcico más dos veces el aluminato tricálcico 
(4Ca0 • ·AI,o,· • Fe,o, + 2(3éao · AI,O,) o solución sólida 

20.0. (4Ca0 • Al,O; · Fe,o. + 2Ca0 · Fe,O,) máx %(ver inciso 5.1.1) - - - -
' 

;;specificaciones Químicas Opcionales 

.os requisitos opciónales de la TABLA 2 serán aplicables sólo en el caso de que el comprador así lo especifique, 
:.onsiderándose entonces el cemento como especial y sujeto a previo acuerdd entre comprador y fabricante. 

TABLA 2- ESPECIFICACIONES QUIMICAS OPCIONALES 
• --

CARACTERISTICA 
TIPO 

OBSERVACIONES 
1 11 111 IV V 

Aluminato tricálcico (3Ca0 · Al
2
0,). máx % - - 8 - - -Para resistencia mode· 

(ver 5.1.1) · rada a los sulfatos 

Aluminato tricálcico (3Ca0 • Al20,), máx % - - 5 - - Para alla resistencia a 
(ver5.1.1) 

. 

los sulfatos 

Suma de s!lica.to tricálcico y aluminato tricálci- - 56 - - - Para calor do hidrata-
co, máx % (ver 5.1.1) (ver) ción moderado ,. 

' 5.1.3.1 

Alcalis totales (Na,O + 0.656 K20), máx % 0.60 0.60 o·.6o 0.60. 0.60 Cemento de b~jo contc· 
¡ nido de álcalis 

:ste valor límite se aplica cuando se requiere calor de hidratación moderado y no se solicite la determinación de 
:alor de hidratación. · · 

' 
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CALOR INVOLUCRADO A 21 °C, . 'calfg), 

Compound · 3 days ·. '7 days · 28 days ·9_0 days 1 year 61- years 

. 3Ca0 . Si02 \ 58+8 ·• 53+11 90+7 104+5 117+7 117+7 
.12±5·,10+7 25±4" 42+3 54±4 53+5" 2Ca0. Si02 

3Ca0 . Alz03 ' 

4Ca0 : Alz03 . :FezOJ 
212+28 ·372±39 329±23 ~11+17 279±23 328+25 

." 69+27·118+37 118±22 98±16 90±221.11 t24:·. 

TIPO 

- . 
1 . 

11 

111 

IV 

V 

..... 

CLASIFICACION DEL. CEMENTO PORTLAND NOM-C-61 

NOMBRE 

COMUN 

. MODIFICADO 

RAPIDA 
RESISTENCIA 
ALTA 

BAJO CALOR 

RESISTENCIA 
ALTA A LOS 
SULFATOS 

. . 
uso 

GENERAL EN CONSTRUCCIONES DE CONCRETO ; 
CUANDO NO SE REQUIEREN LAS· PROPIEDADES' 

. ESPECIALES DE LOS TIPOS 11, 111, IV, V.. . . 

· PARA CONSTRUCCIONES DE CONCRETO . EXPUESTAS 
· A UNA ACCION MODERADA DE LOS SULFATOS · O· 

CUANDO. SE ·REQUIERA: UN CALOR. DE HIDRATACION 
MODERADO. 

' PARA LA ELABORACION DE CONCRÉTOS EN LOS 
· QUE SE REQUIERE IJNA ALTA RESISTENCIA A 

TEMPRANA EDAD. . 

CUANDO SE REQUIERE; UN REDUCIDO CALOR DE 
HIDRAT ACION. 

CUANDO SE REQUIERE UNA ALTA RESISTENCIA. A, 
LA ACCION DE LOS SULFATOS. 

,.•. ; .. : .. 
·~··: .. . 

. ,· . . ·.· .·. 

/ 



VALORES TIPICOS DE COMPOSICION PROMEDIO DE LOS COMPONENTES c.: 
C~TO PORTLAND DE DIFERENTES TIPOS: (/.) 

CEMENTO 
1 

c3s¡ c2s¡ c3AI c4AF ·.¡es 
1 

cao¡ MgOI Pe 
TIPO 

1 49 45 12 8 2.9 0.8 2.4 1.2 

11 46 . 29 6 . 12 2.8 0.6 3.0 1.0 

111 56 15 12 8 3.9 1.3 2.6 1.9 

IV 30 46 5 13 2.9 0.3 2.7 1.0 

V 43 36 4 12 2.7 0.4 1.6 1. o 

• 

' ,· 



.. ' Diferentes Tipos de Cemento 

50 

<" 
E --~ 40 
e 
-o 
·¡;; 
Q) .... 
E'30 
8 
.!!!. 

"'· .!!. 
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10 

Tipo de cemento· . 
·' 
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14. 28 90 180 1 2 
años 

.. Edad-(escaJa logar(tmica) 

490 .. 
__ ,---~ -·---n 

_ __, 
420 

350 

1- 280 

210 

140 

70~ 

o 
5 

<" 
E 
(J --Ol 
~ 

Desarrollo 'de -resistencia de concretos con 335 kgfm3, elaborados 
con cementos de distintos 'tipos."-

60 

1 l''' -Tipo de. cemento: ....... ... ----- .,;_:..;:;. 
·-

560 

N 50 
E -

,· ; . m , 
. .. ' 
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' 
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v/h z 

¿:40 
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Q) 10 
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, 
" , , 

/ 
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" 1// vi , , / ,· 
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~ ..... ISl· . 

1 
día 

'3 7 ·. 28 3 
d(as d(as d(as meses 

Edad (escala logar(tmica) 

1 
año 

1- 420 

1-

140 

o 
5 

años 

Desarrollo de resistencia de concretos con una relación agua/ce
mento de 0.49, elaborados con cementos de diferentes tipos . . 

i: 

! . 



PROPIEDADES FISICAS DE LOS CEMENTOS PORTLAND, 

CDI{NTO TIPO FINURA ~IMO <NOM-C-1) 
(cm /g) 

11 

111 

IV 

V 

2800 

2800 

2800 

2800 

RELACION ENTRE LA RESISTENCIA DEL CONCRETO A DIFERENTES EDADES Y LA 
FINJRA DEL CEMENTO. 

"'E ..... z 
:::;¡ 

--o ·;;; 
Ql 
~ 

o. 
E 
o 
() 

.!'.1 

"' 
"' ·¿; 
e 
Ql -.'!:? 
"' Ql 
a: 

50 

40 

30 

20 
150 

1 año. 
. 

c;fJ días 
2e días · 

·~ 
1"" . 

. 
. . ~ 
~ 

200 250 

.Area especifica (Wagner) m2/kg. 

490 

420 

280 

210 

300 

· ..... ' 
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EFECTO DE LA SUSTITUCION DE CEMENTO PORTLAND POR. PUZOLANA SOB~E 1 ' 
RESISTENCIA DE CONCRETOS 1 : 2 :4 : 0.6 ALMACENADOS EN AGUA A 18 -e 

/. DE RESISTENCIA· 
DE ESPECIMEN VS A ' 
CEMENTO PORTLAND lOOr-;~~~::::--... 

60-

40 

20roo. 
o 

60PORTLANO [ENEHT'ÍÚ 
40 POZZOLANA ( 60 

COMPOSICION DE ESPECIMEN (/.) 

• 1 

DESARROLLO DE RESISTENCIA DE UN CONCRETO HECHO CON CEMENTO PORTLAND 
Y CENIZA VOLANTE. 

40 

30 
"' E ....... z 
:2 

20 
.!!! 
u 
e 

"' .... 
V> 

·¡;¡ 
10 "' a: 

o 

... ·-·-~· ··- ----······ 

/ 
. - --· 1--r--

-~ t h-~-
rf.J;.Concreto con cemento portland · 

ordinario 1 · 1 , 1 1 . ~. , Comento portland y ceniza volante . 
Cilindros 1 1 '¡ .. . 

r--de---- . . 
prueba corozone.s : · 

( 15o x 300) . de carreteras oxrstontes 
mm . 

1 

(150 x 230) mm 

2 
Edad- Años 

3 

.. ·- . --··· ·-

r 350 

r '280 

210 N 

E 
u ....... 

140 
Ol 

:,¿ 

70 

' o 

-·,:.-

,· 

,·. 

,1-:- . 

··:. 



·cao 
Oxido de calcio 

+ 
Si02 

Oxido de silicio 

Cementos. 

Portland 

~. 
"ortland Tipo 1 

Tipo 11 

Tipo 1!1 
Tipo IV 

Tipo V 

Blanco 

Flg. 1. Cementantes hidráulicos. 

+ 

+ 

Al,03 

Oxido de ahiminio 

Adición 

activa 

· · - -.-.--····~ -·· ·-.,-~·--·.-=-.:rr.:,; ...., .. -.._ •• ...., ••• _,.,_,..: •... -.. 

--- -----·-----

Cementos aluminosos 

Portland puzolana . 

Portland de escoria de 

alto horno 

[ ~-------~-:_:c_~n_a:_::_._,. ____ -JI 

Cementos para pozos petroleros 

Cementos de albañilería o morteros 

Cementos .expansivos 

,, 

• 

• 
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·. CEMENTOS PUZOLANICGS. 
' . ll 

· CEMENTO PUZOLANICO .. 
·· .... 

ES EL CONGLOMERADO· HIDRAULICO, .INTEGRADO POR LA 
CEMENTO PORTLAND Y PUZOLANA, PUDIENDO ADICIONARSE 
DE ALTO HORNO Y SULFATO DE CALCIO. ( NOM-C-2 )~ . 

MEZCLA INliMA Dl> · 
ESCORIA GRANULAD/1 : ·.· 

1 ... 

.. 

PUZOLANA. ·-:. 

MATERIAL SILICEO O SILICO-ALUMINOSO, QUE EN SI POSEE POCO .·O Nlt)JGUN 
VALOR CEMENT ANTE, PERO · QUE FINAMENTE MOLIOO Y EN PRESE;NCIA DE . 
HUMEDAD REACCIONA QUIMICAMENTE CON EL · .. HIDROXIDO DE - CALCIO .. 
A . TEMPERATURA ORDINARIA, PARA FbRMAR COMP\.)ESTOS CON PROPIEDADES 
CEMENT ANTES. ·; 

TIPOS · . . . . . . / [ 

NATURALES. CENIZAS o TOBAS YOLCANICAS, ZEOLITAS. 

ARTIFICIALES. BURNT CLAYS, FLY-ASH, SILICA FUME, PIZARRAS·. 

TIPO 

PUZ-1 

PUZ-2 

-

CALCINADAS. 

. , 

CLAS 1 FICAC 1 ON DE·. LOS CEMENTÓS P-QRTLAND PUZOLANA 

APLICACIONES 

. PARA USO EN CONSTRUCCIONES DE CONCRETO EN 
GENERAL. ' 

,, 
;: 

PARA USO EN CONSTRUCCIONES DE CONCRETO EN 
DOINDE NO SON REQUERIDAS RESISTENCIAS ALTAS 
A/-EDADES TEMPRANAS. 

.. . .. 

.. 
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e 1 

:: 1 

'·' ·' 
1; 

·, ·. 

··: . 

. ·. ' ..... ' 

CARACTERISTICAS OE_.LOS CEMENTOS PUZOLANICOS: 
. :. 

•' 

,'1" 

DEPENDEN DEL TIPO DE CLINKER · CON. EL CUAL SON· FABRICADOS, TENIENDO ... 
,LAS CARACTERISTICAS DEL MISMO, . SIN EMBARGO ESTAS SE VEN ATENUADAS,: · 
DEBIDO A QUE AL PRINCIPIO DE .LA HIDRATACION Li\ PUZOLANA ACTUA COM0 1 ·: 

INERTE Y POR CONSIGUIENTE DISMINUYENDO LA · RESISTENCIA . INICIAL NO . 
OBSTANTE A · EDADES T ARDIAS AUMENTA LA RESISTENCIA DE ESTE TIPO DE · . . 

. CEMENTO, AL FORMAR PRODUCTOS SIMILARES--A LOS D~L CEMENTO. . 
. .· . .· ~ .· . 

RESISTENCIA A COMPRESION ·DE CONCRETOS CON CEMENTO PUZOLANICO ... 
RELACION 1:2:4, W/CC +· P) = 0.6g, CILINDROS PE 8 . x 4 PULGADAS Y .. _ 
CURADOS EN AGUA A 18 · C. (.lb/in ) . 

CEMENTO 3 OlAS 

100 l. e . P. A 121 o 

60 l. C.P.A y 
40 l. PUZOLANA . 660 
BUENA 

60 l. C.P.A y 
40 l. DE PUZOLANA 670 
POBRE 

e-CEMENTO 
P-PORTLAND . 
A-TIPO ESPECIFICO DE CEMENTO. 

o 
o 

28 OlAS 6 MESES 1 AÑO 5 AÑOS 

3345 4400 4560 5540 ' 

2230 ~535 4290 5798 ,-

2000. 3Q90 3345 4230 

':' 



-CEMENTO. 

-AGUA. 

MATERIALES PARA CONCRETO 

FABRICACION. TIPO DE CEMENTO EMPLEADO. 

RELACION AGUA/CEMENTO. AGUA POTABLE Y AGUA 

TRATADA-INFLUENCIA SOBRE LA RESISTENCIA. 

-AGREGADO FINO. INFLUYE EN LA CONTRACCION Y DEMANDA DE AGUA 

-TIPOS DE ARENA. 

DE MORTERO, PLASTICIDAD, ACABADO, 

UNIFORMIDAD, IMPEDIMENTO DE SEGREGACION DEL 

CONCRETO. 

IMPORT ANClA DE LA GRANULOMETRIA, TAMAÑO, 

FORMA, TEXTURA DE LAS SUPERFICIES DE LAS 

PARTICULAS. 

{ 

ARENA NATURAL. 

. ARENA MANUFACTURADA. 

. . 
-ARENA NATURAL MATERIAL GRANULAR FINO RESULTANTE DE ·LA 

DESINTEGRACION NATURAL DE LA ROCA, O DE 

ARENISCA QUEBRADIZA (ASTM). 

-ARENA MANUFACTURADA. MATERIAL FINO . QUE 

TRilURACION Y CLASIFICACION (CRIBADO U OTROS 

GRAVA O ESCORIA DE ALTO HORNO. 

~. 

LA TRI'TURACION DE 

RESULTA. 

MEDIOS) 

DE LA 

DE ROCA, 

LA ARENA DEBE PASAR LAS · PRUEBAS DE ESTANDAR DE CONSISTENCIA, 

PUDIERAN IMPUREZAS ORGANICAS . Y MATERIALES DELETEREOS QUE 
~-ó ·~ 

REACCIONAR DESFAVORABLEMENTE CON LOS ALCALIS DEL CEMENTO. 



-MODULO DE FINURA (MF). Es· UN INDICE PROPORCIONAL AL TAMAi;:' 

PROMEDIO DE LAS PARTICULAS DEL AGREGADO EN PRUEBA. 

-PRUEBAS DE IMPUREZAS. CONTENIDO DE: GREDA, ARCILLA, . MICA Y 

MATERIA ORGANICA. PARA CONCRETO 

MAXIMO 3/. DE GREDA. 

(PARTICULAS DELEZNABLES) •. 

'-AGREGADO. GRUESO: GRAVA Y GRAVA TRITURADA. PIEDRA TRITURADA. 

ESCORIA DE ALTO HORNO ENFRIADA 'POR AIRE. 

FORMA, TAMAÑO Y CONSISTENCIA DE LAS PARTICULAS, INFLUENCIA EN 

· LA RESISTENCIA, TRABAJABILIDAD, AREA ESPECIFICA. ' ' 

A MAYOR TAMAÑO DEL AGREGADO, IMPLICA . UTILIZAR MENOR ARENA, 

CEMENTO Y AGUA PARA UN REVENIMIENTO y RESISTENCIA 

DETERMINADA. TAMAÑO RECOMENDABLE 3/4-1 PULGADA. 

-PRUEBA REACTIVIDAD ALCALI-AGREGADO. FACTOR IMPORTANTE EN LA 

DURACION DEL CONCRETO. 

ANALISIS QUE . INFORMA LA 'EXISTENCIA 

DE REACCIONES DESFAVORABLES CON 

LOS COMPONENTEs· DEL CEMENTO. 

-PRUEBAS DE ADSORCION. DIFERENCIA DE PESOS ENTRE · MUESTRA 

NORMAL Y SECA • 

PROMEDIO DE ADSORCION ARENA 0-2 /. EN PESO, PARA GRAVA NO 

MAYOR DE 1 /.. 
GRAN POROSIDAD Y ADSORCION DE AGREGADOS · REDUCE LA DURABILIDAD 

DEL CONCRETO. EFECTO DEBIDO A CONGELAMIENTO Y DESHIELO. 

. '· .. 



' . ' 

... :T A Ei LA 2 

PRINCIPALES PRUEBAS A LOS AGREGADOS 

PARA CONCRETO 
-----------~~-~~---~---~-------------------------------------

Prueba Especificacion 

' ------------------------- -------------------------
Colorimetría. A S T M e 40 

.Intempet•ismo _ A S T M e 88 

F'et ... d idas pot· lavado_ : - A s· T M e 117 

Piezas planas y/o alat-.gadas e R D e 119 

Pat•ticL!las 1 igeras A S T M e 123 

Densid<d y absorcion de 9 r .. ava. A S T M e 127 

Densidad y absor-""cion de ar·ena A S T M e 128 

f;b·r·asicn de agt•egado 9t""LIESO hastail/2 11 A S T M e 131 

Abt"as ion de agt·aagdo g t•ueso hasta 311 A S T M e 535· 

Gr-·anulomett ... ia A S T M e 136 

Dw·ez a al rayado A S T M e 851 

Humedad en at~·ena y yr·ava A S T M e 566 



T A B L A 1 

CAf.;ACTER I STI CAS DE LOS·: AGREGADOS QUE INCIDEN EN LAS . 

PROPIEDADES DEL CONCRETO . . - . . 
----------------------·----------------~-------·----------------

' Prociedades del concrete Caracteristicas de los 
agregados 

.Durabilidad Composicion mineralogica 

Resistencia Te~tura superficial 

Cambio de volumen Dureza 

Peso especifico Modulo de elasticidad 

Modulo de elasticidad. coef~ciente de dilatacion 

tet•mica 

Resistencia al desgaste Resistencia a la tension 

Dosificacion Particulas friables 

Tt·abajabi lidad Absot•c ion 

Bombeabilidad Pet•meab i 1 idad · 

Acabado del concreto Estructura de los poros 

Tiempo ~e fraguado Estabilidad de volumen 

E::Ltdac ion GranLtlometria 

Económia Tamano ma>:imo 

Finos 

Fot•ma 

Estabilidad quimica 

Sales solLtbles 

Adherencia en los granos 

PartiCulas de a~cilla 

Materia organica 

Sensibilidad al ~gua 
• 

Solubilidad en agua. 

j.l.c.c 



· GACETA OFICIAL DEL DEPARTAMENTO DEL D.F., ; .1 1: • .1. l3 5 . :-63 . 

'·nietro r· cerrespondientca a ·u~a millllla:rcmcaaici • 
·proveerlor, ae tornará· uri espé~im.eÍ1 para ensayo de .ten· 

El acero de refuerzo y eopecialmente el de prcofuerzo sión y uno para enoaye de doblado, que no oean de loa· 
y loa ductoa de poatemiado deben protegeroe durante ou . ; cxtremoo\ de ~arras completas;· las.·corrugaciones se po· 

''transporte, manejo y almacenamiento' .. · · · · · · '" i drán revisar en• uno. de dlcbois·; cspcclmcnca;, Si .. algún 

•• J.. . • ; . " •. J. '· ..• • ;, '1..1 J..: .• •. : 

..... .; ,· •. 1' 

..... ...... .: .. l· .. ·~ ··• .. · :···•"•!: ..... 'espécimen •presenta defectos·superficialca, ·pucde·,dcacar~ 
. ' Inmediatamente antes de su. colocación se revisará que tarse y ou!tituirsc por otro; :·• '· .. :: ·· ... · · · ..... · · 

el acero no haya,aufrido.all!ún daño .. en'especlal después . ¡,,,.,,,,,,O'I'f . ·.·>i : .• •. ..; .. ·,-:·.;.(>, ·.¡,. 

de nn largo pe¡;iodo de almacenamiento.·· SI oe juzga Cada ·lote definido . .egún· d · párrafo anterior' debe 
neccaarlo, oe reafizarán enaayca en ~1 acero dudoso. . · qúedar perfectamente identificado y no 11e utilixará en 

Al dectuar d colado d acero debt catar exento de 
....... aceites, pinluru, polvo, tierra, oxidación excesiva 
y cuAlquier aullancia que reduzca au adherencia con d -· 

tanto no 11<: ·acepte su empleo· con ·baaé; .en. resultados de .. 
loo enaayes. Estoa ae rcalixarán de acuerdo i:on la norma · 

·· NOM 8172. Si el porcentaje de alargamiento de! algún 
copédmen 'en la prueba de tensión es menor que d cape· 
ci!icado en la nornia NOM rcapc<:ti•a, y adCJ!IÚ, alguna 

. · . . . .· . :.' p&rte de la fractura queda fuera deltércio ·medio de la 
No deben doblarse. barru parcialmente ahogadas en ; • longitud calibrada, .C. permitirá repetir )a. prueba. 

concreto, a menos que te tomen laa medidia para evitar · . . .. J ·.¡.: .. •h.: ¡_ ···i;.:,:.-. 1 ~,.:~.•1 
que 11<: dañe el concreto veciDO. . · En ouotitución del control eri obra; 'd .;,rrapon.ble. 

·''"· · . : .' · "·; '. ":' ,.,,, · · .. ·eit Seguridad Estructural, o d· Director dO Obra, -do· 
·· .. • Todos los. dobleces .. ~~e. b&rÚl ea frfo, excepto cuando ,,. no· oc requiera corr.Spoñaable,.podri admitú 1a praniÍa 

ti eorreaponaable en se-ridad Esuuctul'lll; o d Director ' , . ita d 1 f b · t d · · d --pie· con •-
• · . 10- • · • ·" eacr · e a racan e e ·que. acero ,.....- . . .. 

· de Obra, cuando no oc requoeta de correaponsable, pcnruta ¡. · · · d' 
1 

· .1..¡¡· · • ._ f de . · , . , · · norma .correspon 1en e;· en . su caeo, oc m.Jra .. onna 
~lentam•.ento, pero no ee admitira que la temperatura . . 1 .__ · · ·, · -"-'---• par revtsar que se cump an 1011 ~¡,<e awQVU&IC:S r 

. d. el acero se eleve a máo de la que corresponde a un· tabl 'd 51 · .... _) , , . , acero, ea ec1 os .ea . ~ · ·:. · 
Color. rojo cale ( aprox1m~damcnte 530°C) u no está 

trata® en frio, ·ni a máo de 400°C en caeo contrario •.. ;; ........ ,... .., . , . 

No .e permitirá que el enfriamiento aea rápido. . Ú.3 . ·•••• 
t •. •· • !.:. 

·1 . .. . • : 1 . . 
Lo. tendones de presfuet%6 que presenten alsún do· 

·11.3.1 Materiales ·comp<~~~<:ntca 
. . . ~ ·• l 

. .. · 
blea concthtrado no oc deben tratar de enderezar, sino 
que oe rechazarán. 

· · ' ·! '. ·· ,¡, "',·•:. '··· ·La·ealidad y.proporclones de los!inaterial~ .compo-
~ acero d~bc sujetarse en· su sitio con amarres de · ne!'tco del concreto aerán tales ·que se logren la .resis· 

alambre,. oilletas t oeparadores, de reoistencia y en nú· ten cía, deformabilidlid y durabilidad neccaarias: · · 
mero suficiente para impedit moVimientoe ·durante' el~·:· .... ,.·. ·,_;·. · ·.·.~ ,,,.:-;;,,., ~.:;··o.;,.o •• :::i,! •• :, .,:-~·¡ 
colado. · ''· ''' · · , :' · La calidad de los materiales· co;..pom:nt.,S deberá vr.-

rificarae· al Inicio de la obra, y talllbiéa crumdo exista 
. " , , Antes d~ colar de~ ,comptobaroe que todo, el acero , , ooopecha de eambi~ en !u earacteiÍi!IÍUbi de loo mitmoo, 
·. .., ha colocado en on ••ho !H acuerdo con loe planoo es·'"'o haya cambio de lu luent<:o de ·.....mietto. Alpnu de 
';~: tructuraln· y· que .., enciJ.lntra corrccta.Mnte"aujeto: :·, 'Ju propledadea de loo ·~dos· ¡Xtreoo· ieber¡n ··~rf· 
" · ., .. · "·· ficane con lllayor !JtcliCiiCia COlOIO ac indica a· continua· .. 

.... .;.i . . . .. •.· .,;_;• . '->·.!' . ,;¡ •. o • t 

c16n. -··· ' , ·~·· '" •·•: ~ .. -~~ ., 
Conlrol en 14 obra ''' . . . ·: . . ·. '· ' . · ' ... · :: · '· •. ;¡.,, · l··•t "'"'·'·•: 

• 1 '· ·: .. · ': .. ,, ''''' . 1 'COefielentevoiUi.Kt,iCodela'grai/;·u~a~'por·m .. 
•'· ··.EI'acero de refuerzo. ordlnarlo oc a01ll<'terl'll control·"' · · ,': ........ · ··' ... ·. , .. , ... . 

'ilií\iente. ~r¡lo que oe i-efiere al cumplimiento de la res· ·• .i. Ma;erlal ·.¡u~.·~ la ¡;¡¡;11~ NOM <:' , .. :"'·é · :'. : 
·pectiva norma NOM. . . . F 0 075 (N 200) 1 ·' ' · · '"' · '11 ,,.,,,,. ... · .' · · ,., , . ,, .. ,,,,, ,.,;, · . o. en a arena y. .. · ... · 

. ' .. Para cada tipo de barras (l~mlnadaA en caliente o tor• ·.<·i·: contr~cci6n !ineal de .loa.._!inoa .. de, ,,· .... ¡ 
1 

'·' , 1 

''cldd tn lrlo) '"procedcrl como eipe: ,., .,;'IJl!boa agre~~doa .; . X,,,,, "'" .,.,Un~:vea po:, 
. ·r... , .. ' ·. ·. . . ,·. r .~rrr•.)_,¡;~t,~/:ií"l· .. ;,;~·- ,::· i;:r./ .·.;:¡ :::~~-,r':'r;>:.¡:ri:~t:· __ ,::.y~;,:_· : 

•· · De r.ada l~te de lO ton o lrac:cl6n, formado por barras,,;,¡ ·:La,vcrificación da la calidad deloni11iie'rlalC. compo-
. de una mi~;;.. marca, un inllmo grado, un mlemo di á· .. ;.:nentea 11e realizarl an!ea do usarloS, 'á paitlr.·de triueotraa, . 

. . . . . . . ·.. : . ·. . .. -. .. . . . :. . 
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•· 'tomadas del sitio de suministro, o· del alniacén del pro· 
· ductor do concreto. ·· .. · · · "· · ; • · ··:=· 

•.. l -~! 'l.l '1 1 : ·: •:· •• • •. 

·n A juicio del Corresponsable en Seguridad Estructural, 
o. del Director de. Obra, cuando no se ·requiera corres· 
ponsable, en lugar' de .esta verificación podrá admitirse . . . . . 

:• . 
Propiedad 

:;,. t; ' .. ·~ ' ~ .. . ~; -. .•. ! ' 1 .. :·· ~ ~. ! . 

~-. ~- ·-~ !i···. . .. 
· ;·, : Coeficiente volumétrico de .la gra~~ mfn 
'•. ":.. • 1 : .": .' ' . 

:, ·~'Material más fino que•la. malla No 200, en la. arena, 
-··.'!" porCen~aje máx, -~n peao ~i, . .1 .. 

1
·:_.- .. 

.··· .~~. !·-·· .... ·:· ~. . '.,~ .~ :·. ¡';t 
· · Contracción lineal· de ·los linos de loa a¡¡regadoa (are· 

·na+ grava) que paaan la malla No·40, a pa~r del 
limit~ liqui~o, porcentaje máx . . \ · 

.·: 

la garantía esl:rít~ del fabricante dd concreto de que los 
materiales cumplen co~ loa requisitoá aqui señalados; 
·-·..-··· 
. i..O,; materiales pétreos, grava y arena, deberán cum· 

plir con loa requlaitoa de ia norma NOM e 111, c:On las 
. modificaciones y adiciones indicadas a continuación . 

·--: 

·- ... . . 
• Concreto 

ciase ;1 ..... 
. _r·~: -t:·,. .. 

0.2Q 

15. 

• •. '# . 

2 

.. 

• 

. • f ';.1 . 
. Concreto ~-· -, 
,,:cl~ 2' . .' 

:• ;, •'! ..... ·., . 

,, 
15 

3· 

Los lioiites anteriores p'!C<Ien modificaree si se com- dos en 11.3,3; En tal caso, los nuevos limites aerán loo 
prueba que con los nuevos val~res' ee obtiene. co_ncreto . . . . . . 

· 1 1 . . d 'd .1 de. ,__,, 'dad, que se apliquen en lu veflfle&Clortcs mcnaualea que ae que cump a con os requiSitos e mo u o CUL5UCI . . · · 

· contracCión por secado y deformación. diferida es~bleci· ·' · mencionan antes en el. pr~te inciso. 
:. . . .. : •' . . .. ;. : . , ... ,. . 

11.3.2 Control del ooncreto fresco 

Al concreto fresco se le harán prueb.S ile reveni~iento .. : cuencia que ae indica a· rontinuación: 
y paso volumétrico. E8taa pruebas se harán co~ la fre· 

Frecuencia 

· · Prueba · ' ' • Premezclado· · Hecho en . obra ·. 

Reveni~ierito del concreto, mues
treado en obra 

Una vez por cada entrega ~ concreto. Una vez cada cinco revolturas · 

·: 1 

Peso volumétrico del concreto fres· 
co, muestreado· en Obra 

... ~ ., 
• >1•;' ; 

Una vez por cada día de colado, pe~o 
no menos de una por cada vei~te 
metros cúbicos 

Una. vez por cada día .de colado• 

·-· .. · 
-~- . El revenimiento será el mínimo requerido para que . 
. , .. el concreto fiuy~;a .través de las b~rras. ·de refuerzo o. 
••, para que pueda ser bombeado. en su caso, así como para 

lograr un aspecto satisfactorio. Los concretos que se com· • 
pacten por medio de .vibración tendrán un revenimiento 

.,,. nominal de 10 cm. Los concretos que se. compacten por 
cualquier otro medio diferente al.de vibración o se colo· 
quen por medio· de bomba tendrán un revenimiento 
nominal máximo de .12 cm. 

Para incrementar· los revenimientos antes señalados a r:- . . - . 
· fin de facilitar aún más la colocación del con<:reto, se 

comparando con 1~ valores dados en C: párrafo anterior, 
en tanto i¡uc las demás propiedades, incluyendo las d~. 
concreto endurecido, se determinarán en muestras de con~ 
creto que ya lo incluyan. 

Esta prueba deberá efectuarse de acuerdo con' la nor· 
má NOM e 156 y el valor determinado debe~á concor· 
da.r con el upecilicado con las oiguie.ntes tolera!'cias: 

ReYenimiento, cm Toleranci~ cm 

menor .do & .::!: 1.5· 
O -~. •;N 0 

5 a lO· ::!: 2.5 ' . . . ~ ' •· •. ··~t 

·"··•podrá,admitir d uoo de aJitiv~ superlluidificante. La 
,. ·_• : .. aceplac~Ón del concreto en cuanto ~ revenimiento ee 4ará 

· ' ' .. previamente a la incoipOración del mencionlido iulilivo,' · · . ;;~ mayor de. io . . -~··35···· . " '. 

11 

~ 
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·, El peso vOlumétrico del concretO fresco se determinará 

'do acuerdo. con !_a nonna NOM C _162. El !p~es~o=v:ol:u:m:é:· 
tri~ del _conc~etO} clase 1 será superior a· 

· y el d~ la clase 2 estará ~omj>rendido entr 

.1 
1 f 

11.3;~ Control del concreto endurecido 

La calidad del concret~ endurecido se ~erfficat'á' Ji,~. 
·diantc pruebas de resistencia a cbmpresión ·.en cilindros 
"fabricados, curados y probados de acuerdo· con las nor· 
mas NOM C )59 y NOM C 83, en un laboratorio acre-

. ditado por el Sistema Nacional de Acreditamiento de 
. Laboratorios de Pruebas (SINALP) •. · 

,, ' 
. • ., Cuando la mezcla de concreto se· diseña para obtener 
la re,(¡stencia especificada a 1'\ días, las . pruebas ante· 
rioree

1 
se efectuarán a esta edad; de Jo contrario, las 

pruebas deberán efectuarse a loa 28 días de edad. 

Para verificar la resistencia a compresión, de e Jncreto 
con las mismas características y nivel de r~istencia,· ·se 
tomará como mínimo una muestra por cada día de ca· 
lado, pero al menos una por cada cuarenta metros cúbi
cos de concreto. De c8da inuestra se fabricará y ensayará 
una pareja de cilindros. . 

' 
Para el cOncreto clase· l, ;se· ~dmitirá. que. la n;Sjsfeg· 

da del sggcreto sumpl; GAP la fG5i§fspGip ·;sp;dfjrgda 
'' 'Í ninmme pu=ja a, cWndroe da BP' residmd· 
media 'inferior a ('

10 
35 kg/crll 2; y. adeuiás si Ion prp· ·• 

. medjos de n;dstepda dg tpdgs los copjuntqs de ltrrn ·pa· .• 
reju conseciltivas._ pertenecientes g pg ql mjsmg ·dí e de •• 

colado, no son menores que f/ .. 
') 

. Para el concreto clase 2, 'se admitirá que la resisten· 
'cia del corlcrclo cumple con la resistericia eSpecificada, 

.. Módulo de ·elasticidad a 28 días. de edad, kg/cm2, mín 

Contracción por secado después de 28 · días de . curado 
húmedo y 28· días do secado estándar, máx 

Coeficiente de deformaciÓn diferid~ d~~p~é; de 28 ,Ú~s de 
curado y de 28 días de carga" en condiciones de secado 

. . estándar, _al 40 por ciento de su resistencia, máx 
. . 

A juicio. del Corresponsable en Seguridad Estructu~al, 

. ,·. .... 
•. ·:._.-.: -:; :· .• :..;..:.; :.;..:_ --. -;-:::·:.=.-.! 

f'C' si ninguna· pareia de. cilindros .da· una resist'enci.._ 
media inferior a f's 50 kp¡/cm 2, Jr ·ademáS,'si los·pro:. 
medios ds rgjstegGiq de tgdgs lgn sofihmtg, de 're' no· 

.. rejas consecutivas! pertenecientes o_ no al ··mismo dje de 
€P1ndo no '99 menor= Que f' . '] 7 kr''rn2 ..... ·:· 

. . f' . .·•. !.:-JP">.·I·..t: 

·· ·Cuando el concreto no: cumpla eÓn ,ef ri:'quisito •. deúe• 
Sistencia,·. se. permitirá . atraer; y :ensay~~ :corez~nes,i Jc 
acuerdo con la norma :NOM. C 169, del concreto en la 

. zona representada por Jos cilindros qu~ no cumplieron. 
Se probarán tres. corazones por cada in~l.nnplíniientó ··cou 
la calidad especificada •. La humedad· de los coru.Ones ·al · 
probarse debe ser repreoentatíva de la que· tenga la ·e. . 
l~ucture en condiciones de aeriicio . . , :.1.~~~.; '<: : ;:: ~·,-: .. . •\ 

. . " . . . : .~:1.;¡."1_:1 . 
El concreto representado por los coraz.ones se· Consi-

derará adecuado si el promedio de las resistencias· de los 
tres corazones es mayor. o igual que 0.8 r; y si la resis
tenéia de ni~gún . coraión ea ~or . que 0.7 f' .. Para 
.;,mprobar que los especíi:nenes, se extrajeron .Y roSa· . 
yaron correCtamente, se permite p-robar nuevos cOraZones 
de las zonas representadaS por aquellos que l¡ayan dado · 
resistencias errátic~. Si la resistencia' de loS' corazones 
ensayados no cumpJe··~On-d_c.riterio de aceptación que 
se lfll descrito, el Departamento del Distrito .Federal 
pue<k.ordenar la realización de pru~b~s de carga o tomar 
o.tras medidas que juzgue, adecu~das. 
' :': ·~. 1 ·:: ~. :· • • • i ... 

PreviBin~~te ·al''iniéi~ clel Súinini~·tro··de ¿O~c~~to>Y:ta~: 
blén cuando· haya' sospecli~ ·de cambio en· las caracte· 
rísticas de los materiales componentes, o haya cambio en . 
las fuentes de suministro de ellos,. se verificará . que el 
concrelo qtie se pretende u~liz~·r cumpl~ con las. caraC~ 
!erísticas de módulo de elasticidad, contracción por se· 
cado·y deformacíó~ diferida especificadas li continuación 

··, ..... ·--. '.L ..... 

· · Concreto elase 1 .. · Concreto clase 2 · ,_." . ' 

" li!!&\lt) 
. \, ' ... .-.. 

. ~·· •·' ~ 
~;· 
·:_,.:i• 

. ' .·,. .. : .· ! •. ;· •.•. -:.. •. : 'l.l 

-... :· • r • • ~ • ' ' 

.~:•., 

.... •· ... 
11.3.4 Transporte 

· . : . ~· .... ~-/: .. u\ · t• r:1 i .. o del Director de Obra, cuando no se requiera Correa-. , . · , . ··. . . , ... ,. . .... , · . 1 ,, •. • 

ponsable, en lugar de esta verif.icación podrá admitirle . ¡ . Los. métodos que- se empleen. para transportar él con· 
la garantía escrita del fabricante del concreto .. de que este creto serán .·tales que· eviten la segregación· o pérdida. de 
material cu~ple ·con los requisitos .antes. mencionados:· sus. ingredien.tes .. i :· • . : '¡•:-! ·:d.- .. ~·:· · .'., ·,: .l 'l:.i .:.i·. :. :,¡. 

'· i" 
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¡ 5."" DEF.LEXIONES 

1) ECUACION DIF. DE LA CURVA ELASTICA 
DE VIGAS. 

~ . 1 . 

. 1 

---.X 
2 .Q_y = M (x) 

dx 2 El 

L 

SOLUCIONES EN Y MAX PARA.CASOS FRECUENTES 

·~. 

2) DEFLEXIONES INMEDIATAS 

CONSIDERANDO QUE EL ELEMENTO SE ENCUENTRA BAJO CONDICIONES 
DE SERVICIO, ES APLICABLE LA EC. DIF. DE LA ELASTICA (HIPQ 
TESIS ELASTICASl CON LOS SIGUIENTES VALORES DE E é l. 

a) MODULO DE ELASTICIDAD E. 

E = E e = J 8000 ~ 
. [14000 ~ 

C. CLASE 11 
. C, CLASE 1 



B) MOMENTO DE INERCIA l. 

DEBERA CONSIDERARSE EL AGRIETAMIENTO EN TENSION DE LA SECCION. 
Y EL ARTIFICIO DE LA SECCION TRANSFORMADA PARA CONSIDERAR QUE 
LA SECCION NO ES DE MATERIAL HOMOGENEO. 

- POR LO TANTO UNA SECCIONA MOMENTO POSITIVO.RESULTA: 

SECCION 

REAL 

- __ · --~-- n=~~ 
nAs0zzzzzzzJ 

SECCION AGRIETADA Y 
SECCION TRANSFORMADA, 

AGRIETADA ( SECCION PARA CALCULO 
DE I,) 

EN CLAROS CONTINUOS DEBERA CONSIDERARSE EL I PROM. DEL CLARO -
DE.ANALISIS DEBIDO A LA .VARIACION DE LAS CANTIDADES DE ACERO 
A LO LA~GO DEL CLARO. 

. ' 

2 .3 

2As 2As 
As 

l = l = 11 + 13 + 21 2 

4 

I.- DE SECCION 
AGRIETADA Y 
TRANSFORMADA 



. ' 

3,- DEFLEXIO~ES DIFERIDAS 

Al .- CONTRACCION 

. , .• 

Tiempo 

,, ,, 

lo • Ullmpo al cual M .ujeta al_conc,_.o 
aun medio ambiente,· , .. :,.:1. · · 
dll eec.do .•. , ·. . . :. ,. 

. . : ,., : 
.. '·-· . 

. . · •. · .. · . 
·- .. ·--:, _",. ::: ·: ·._.,,\ ,_~-: .. 

: .. 
; ...•. ·• ......... . 
. ::¡ 

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

DEFORMACION SIN CARGA, SOLO DEPENDE DEL TIEMPO,· Y DE LAS CONDl 
ClONES DE FABRICACION Y AMBIENTALES DEL CONCRETO, 

. . . ' ;:: ·:.,·_;:~;}'' '} . 

V 1 G A S . . :; .. 
:~ ... ~ .. 

A . . . , , ... : -··-··'··· ......... ~·l·,,._, .... ;,..;.._, 
... ''• ';· ·. · .. ·•· 

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

. . . . .... ;.,.. ·-·-···--... - .. -·--. ' . ' 
' 

-·-.·. 

Ecl • 
.... fcf .·; .· ¡. 

, ... · ~ : : ~ 
.''i :' 

. ,·. • ... , 

fol· . 
. ' .: lnlclol . 

. , ... ¡ '· ... 

:;- •:: .: . 

EN LAS FIBRAS SUPE:RIORES ES MAYOR LA, CONTRAC.CION POR NO HABER ,. · 
REFUERZO QUE LIMITE ESTAS DEFORMACIONES. <: .. ,'':.( :· . · 

., '' .. · . 

EL REFUERZO DE COMPRES ION LAS DI SMI NUYL. ,: :, ·:~~~-~:: 

1 
1 

1 

...._ - - -· . . ESTA DIF. EN -
\·,·· CONTRACCION 

-
- - - - IN 

. ·. >:'· '·' ' CREMENTA LAS -
·------ - DEFORMACIONES .• 1 

6 -- - - -
. 6 -.DEFORMACION POR ciJNTRACCION 

DEL MISMO SIGNO QUE LA DEBl 
DA AW 



B l • - FLUJO PLAST 1 CO. 

DEFORMACION POR CARGA DE COMPRESION SOSTENIDA. 
1 . . 

... : .... ;· ... . '··· .. ·.: .:._ 

1+--. Muealra cargadll corwla~le~nt• -~~+1 EE- Ca<vo -+-
ellml~ 

·-1'""" 
oefoi'IT1Ad6n 
"er6alla 

Aec:upera
cl6n elbUCII 

Oeform~cl6n 
· permanente 

.-·,. . . ' . . ' .. ·:-• .. 

. ··. ·-· 

· .. ' ·. 

¡. 

. : . . . . ' . 
.. . . : . · .. ~: : . . : 

... 

POR LO TAIITO EN VIGAS LA DEFOR~lACION POR F.P •. · SERf, MAYOR EN • . • ,. . . 1 . 

LAS ZONAS DE CbMPRESION. · . ~ _,··.: .· .. 
,r-W:. 

. ' 

.... 

. .. 

" . . .... -.·o-: 
,_ .. 

. ~ , .. 
Oafonneclonn Erluttmt · · 

DE ACUERDO COfl LO AtlTERI OR LAS DEFORMACI DIJES POR FLUJO Pli\S :· 
TICO, SON DEL MISMO SIGNO DE LAS DEBIDAS Ar;f} Y POR LO. TAN 

·• \· ~, • • • 1 

TO SE SUMAN, ··-"';. ~-

EL ACERO DE COMPRESION DISMINUYE LAS COMPRESIONES EN EL CON 
CRETO Y CON ELLO .REDUCE LAS DEFORMACIONES DEBIDAS A FLUJO ~~ 
PLASTI CO. · . ·• ) 

. ( 

' \,' 



4.- REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE POR DEFLEXIONES 

DEFORMACION INMEDIATA t,) 

,..·.-K WL3 uJ- -EI 

K = FUNCION DE CARGA Y APOYOS 
E = Ec: 

I = I SEC. AGRIET. Y TRANSF. 

DEFORMACION DIFERIDA 6 d 

6d =k ~l DONDE~ = T 
1+50P' 

T = [ 2.- c. CLASE 1 

4.- c. CLASE .1 1 

P' = A'S 
bd 

· DEFORMACION TOTAL t:.t 

6t= 61 = 6d 

DEFORMACION ADMISIBLE 6,a 

_L_ + 0.5 CM 
240 

l::..él = 
_L_ + 0,3 CM 

480 



. 

¿-_W 

CALCULO DE DEFLEXIONES DE UNA VIGA DE 
CONCRETO SIMPLE 

AS = 9.95 CM2 

11. /3#5 í 2#-5 
1 D 

f' e= 250 KG/cM2 :r fy = 4200. KG/cM2 

j Ec = 8000 M=126,491 
Es = 2 X 106 KG/cM2 

"'' 300 

J.-- 600 

CARGAS 

WcM = 1.66 ToN,/M .. 

WCV MED = 0.34 ToN/M 

"' 

PcM = 2.49 ToN . .. 
PVC MED = 0.51 ToN, 

WCM + WCV MED = 2.0 ToN/M PCM + Pvc MED = 3.0 ToN, 

1.- CALCULO DE Ms 

Ms = WL2 ; EL = 2 (6l 2 + 3 x 6 - 13.50 ToN-M 
8 4 8 4 

2.- CALCULO DE DEFLEXIONES 

2.1 RELACION MODULAR. 

h = Es 2x1o6 = 15 :81 
Ec 126,491 

2.~· EJE NEUTRO E,N, 

bc2 nAs e-n Aso = O 
2 

E.N. 

b 

30c2+15.8H9.95)c-15.81(9,95l (75)=0 nAS 30 
2 

15c2 + 57.31c - 11,798.21 = O 

e = 33.77 cM2 

2.3 MOMENTO DE INERCIA I 

nAS(d-c)2 = 15,81 X 9,45 (75-33.77)2 = '267,412 CM4 

bc3 = (30 X 33,773) = 385.117 CM4 
3 3 I = 652.530 cM4 

.,_ 



.. 

.2.4.- DEFLEXION INMEDIATA BAJO CM+ CV MED 

A - L3 =(_E_+ 5WL ) 
u ' ~ Ec r 48 384 

6 ~-__,6,_,00,___3____ e 3000 + 5x20x600l = o. 57 cM 
. l- :: 126491 X 652530 · 48 . . 384 

2.5.- DEFLEXION D(FERIDA BAJO CM + CVMED · 

F = 4 - 4 - 4 (PARA CONCRETO CLASE JI) 
1+50 A'S- 1+50(_Q_ -

bd 3,400 

6 2 = 6t F = 0, 57 X 4 = ,2. 28 CM · 

. 2.6 DEFLEXION TOTAL 

6T =61 · +62: 0;57•,4: 2;28,=.2,85 CM. 

2.! .DEFLEXION INMEDIATA BAJO CM 

. i.UCM . = 1, 66 =0, 83 PCM = 2, 49 = 0, 83 
i.UcM +CVMED 2 PcM+CVMED . . 3 

' ' . . ;~ :·· 
6cM =6T 0.83 = 2.85 X 0.83 = 2,¿7 CM 

.~ " 

2,8 DEFLEXION INMEDIATA BAJO CVMED 

lucM = 0.34 = o. 17 PcM 
I.JcM + CVMED 2 I.JcM + CVMED 

6CVMED =6r .0.17= 2.8S" X 0.17 = 0,48 CM 
• 

2.9 DEFLEXION ADMISIBLE 

= 0.51 = 0.17 
3 

6ADM = 0.5 + _L_=0,5 + 600 = 3,0 CM>6r = 2.85 CM 
240 240 

POR LO QUE· LA SECCION ES ADMITIDA 

·~ 
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RESISTENCIA A FLEXOCm!I'RESIO~~ Y A -
CORTANTE DE MUROS DE .éONÚETO . '· ·' ,: · 
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O H ~ d . B '1' I scar ernan ez as1 10 

¡. 

' ... 
.... 
RESUMEN'· 

.. 
. ' .. 
¡ . ! . ' .1 ~. ·. . 

. , .... - •, . . . 
' • ' 1 _.. 

Se proponen criterios para el 'diseñó. de muros de concreto- reforzado.: Dichos . 
'-criterios· permiten predecir la capacidad a. flexión pura; ·a Üexocompresión y a : 
cortante considerando los siguientes parámecrós: claro de cortant'e M/Vt'· (relación' 
de ~mento flexionan te a fuerza cortante y 'longÚÚd1 de muro'); resisténciá dél· ace 
ro y del concreto; cuantía y distribucit6n.dei acero ·en el alma del muro, carga _,... 
axial y la presencia de illementos que c.orifinári .11 muro 'como columnas o muros 
transversales; Se demuestra que las expresiones propúestas resultan bastante apro 
xÍl:ladas al compararlas con ensayes de latiorat'¿rio.. .. ' · -

. . ' 1 • · INTRODUCCION . :· ~- ' •· 
·: .. 

>· 

Durante los últimos· sismos que han ocurrido se ·ha' ·observado un 'excel.ente com
portamiento de aquellas es.tructilras ·rigidizadas con muros ·de concreto reforzado. 
La presencia de es.tos 'elementos ·evita· la ·deformación' eXcesiva de la 'estructura 
que si bieri no' producía daños graves en 'ios miembros, q~_e la forman, • si lo. hacía 
sobre los element'os ·no .estructurales (muros de relleno, cancelería, fachadas) •. ~ 
función de los muros .es resistir, con s'u gr::m rigidez, la acció_n d~ las fuerzas 
.laterales -haciendo que se veán. sometidos princi'palinente' a· flexión y a co'rtante; 
·como el nivel de carga axial en los muros es reLativamente b·ajo ,:.·el problema ·de 
flexocompresión no es de mucha importancia, salvo en casos excepcionales. 

1 . • . ··; .• •• , •.• 

De.· diversos ·estudios. se ha podido diferenciar éuando . en. un. muro ~ige la fle
xión y cuando.la fuerza' cortante. Si h·relación•M/Vt eñ muro es·mayor dé-2,0 pre 
doln:ina la flexión sobre el cortante, mientras que lo hace .el cortante cuando di-
cha: relación es menor al'valor antes méricioando; eÍ1 dicha réiación,', M .es .el mamen 

. to flexionante,. V la fuerza. cortante,. Y"t la longitud de:r muro en :la sección que-
se analiza. · · · · · · · · ·!' · • · ·'· ·,· 

· · En el caso de flexocompresión existen :ayudas ·de diseño, .. ref·l, para calcular 
la· capacidad.dt: muros de concreto reforzado ante tal estado de carga. En el capí
tulo 2 se·'plantea· la .forma en ·qu·e· se· de'sarrollaron dichas ayudas; asi como también 
un método simplificado para determinar'' la capacidad a· flexión pura y ·a ·flexocom

·presión para bajos niveles de carga axial. 

En el capítulo 3 se presenta el diseño por cortante de muros de concreto re
forzado, este método se presenta or~ginalmente en la, ref 2'y se demuest¡:-a que da 
lugar a una mejor aproximación en el cálculo de la resistencia que el método del 
ACI ·Y del Regl:amento 'del Distrito Federal. 

2. RESISTENCIA A FLEXOCOMPRESION . . • ... 
" 

Flexión. Para determinar la capacidad a flexocompresión de.mÚros de concreto 
reforzado lo mas conveniente es desarrollar diagramas de interacción similares a 
los usados para columnas. En la· 'fig 1 se muestra uno de ellos tomado de. la nif 1, 
en los que se emplearon para su obtención.las hipótesis usuales para concreto·re-
forzado. · · ' , 

.,. Director General. Proyectos Tensión, S.A. de C.V . .1. 



Con obj eco de pres.,nt:aT un ;>roc~~llli.em:o senc..iu.ci pava cau.v•a'" L~ VO?!>\!.t'LtJ 

cia a flexión y ílexocompreslón, se -sl.néei:i::ar.)n: los- dia¡;r'amas <ie intel'acciG\1 de 

la ref 1 .~n la siguiente f.ormn> ver fi:i 1 para el· significado de los variables: 
sobre un s'istem!Í de ejes· ortogon!lles se dibuJó, para cada valor de :qe y para u' 
valor C.'onstante de la relación d/t, sobre el eje horizontal el' valor 'de. ql y s 
el eje vertical el de M/bt 2 f~, corres.po.ndiente al.caso cuando. ei valor de la re._
ción e/t' del. diagrama de interacción es infini~o · (flexión pura); efectuando esto 
para todos los. valores ele qe y ql se Úene los puntos que se presentan en la fig: 
2 •. Loa puntos. correspondientes a un mismo valor de qe s.e alin~an aproximadnmente 
sobre una recta, .lo:'mismo sucede .al, dibujar otcos valores de.d/t; por lo que la 
ecuación resultante pata calcular en forma: apr.~ximada el .;omento en flexión pna de 
un .muro de. concreto de sección . rectangul~r ea . . 

. ~· 

6 .(1) ' . 
.. .. \ 

Realizimdo el uii.smo procedimient~ descrito para los muros con sección rectan
gular;. se determin6 que la. capacidad a. flexión. de muros con columnas o muros tran.!. 
Ve.rsales. en BuS, extremos es igual· a .. 

M' 
u o . : 

(2) 

. . ' .. 
·1 

donde A .es el área ·de 1~ :sección. transversal total del muro, s;!.empre y cuando 
.B~2b (ver fig 1). :, 

... 
S.e limita el ancho del elemento que confina al muro a un valor del doble ·.d·e 

espesor del mismo· por l.o observad.:> en la ref 2, donde se estableció _que esta zon • 
. también_ cont,ribUYE!. a ·la .resistencia a .cortante. 

Flexocompre~ión. Como se mÉmciónó con ~nterioridad; comiÍmn.ente loa:· muros d~ 
concreto sost;enen niveles. aiuy bajos de .carga axial y por lo general predominan 
lo.s efectos .de flexión o. cortante. · · ·· · · 

. . Para estáblecer. úna expresión para calcular la capacidad ·a: flexocompresión de 
mu.rqs. d.e. concreto reforzado, .. se _apru.xi!IIÓ el comportamiento observado, en el diagra'
m~ de i'nterácción -~ la zona de tensión; y para bajos niyeles de. carga 'axial d~: 
compres.ión, como una ll:nea recta que pasa por loa puntos:. (O~ -(qe + ql)), o dé ·r!_. 
sistenc.ia. a tensión axial; y por el de flexión. pu¡;-a ,(Mu

0
/(bt f~), O). La ecuación 

resultante es · 
p. · .. M .. 

a · - a • 
btf" = (qe + ql). (M - 1) · (3) 

·, e . . .uo -· ., 
Pa y M· son la carga. axial y;mom,ento flexionante resistent(\s del muro para.· 

una zona de! diagrama de interacción comprendida entre lá resistencia a tensión y 
una cargá axial de 'coinpresi6n 'm(mor d.el 15 por ciento de la últim.:;>. Despejando el 
moménto resistencia M . se· tiene: 1 • . a ! . 

. p 1 • ; 

Ma =Muo (bt~;, q ~ q :+ 15 :(4) i! 1 

, e e · l ' .. 

, . Para la aplicación de esta 
·presión. 

f6rmul!Í 'p a 

a. 

. . . ' . "), 

es positivo. c1Íando. es. una carga_ de co· 
' 

·i 

·: 1 

'J . ' 



' . 

• 

Comparación de resultados. Con la final:i.dad·de verificar la aproxJ.macJ.on ~n
tenida -al apli_car l¡¡,s expresiones. anteriores,· .se compararán· con los resultado 5 oro 
servados: en ensay.i~ 'experimentales rea'!iZados en los Estados Unidos por Fioratt· -
ei: al (ref J). En la tabla 1 se mues.tran. las ·caract'i~r'Lst:icas· de ·los muras· ensaya,. 
dos, los resultados de los ensayes y los valores· ·calculados con· las fórmulas pr:>:.. 
puestas (comparar columnas ló y 18). ·En la. misma.· tabla .se presenta el. valor del 
momento flexionan~e obtenido de las gráficas de interacciqn (H') i:le la ref 1 (ce•-
lumna 17). , · .u 

., ' 

De analizar los. resultados se observa. una muy buena ·aproximación con 1:1 cap!!. 
cidad obs.ervada cuando fluye el acero de r·efue~;zc. Los muros. a',que.:;e \}ace n10.n·.·'iSn. 
soportaron m.3yor carga, per·o. esto fue d~bido a. que el ·acerÓ de. refuer~o entró a la. 
etapa de endurecilrient.o por deformación. La éomparación se ha!=e cuando' fluye el .l-. 
cero de refuerzo,. para ser congru,cntes con las hipótesis que·· se. emplearon en este 
trabajo, sin' embargo, el q'ue el' acero entre en la etapa' de endurecimient~ pude 
traer gtaveS co_nsecuenias sobre el muro Porque aumenta la .fuerza cort::J.nte sohr~ ~~ 
mismo. Por lo anterior, se recomiend.l· que la resisten<;ia a cortante sea' c.uar.do r.•e
nos 50 por.ciénto mayox; que a flexi6n con la· finaÜ~ad,de :n.o· redudr ,la i:ap.lciJ::.:: 
de deformación d.el muro. ,En, muros. con ·r.elación· M/Vt ;menor.'que la ·unidad-.lo .anterior 
es casi imposible de , COI)seguir.. · · 

.1 • . . 
3. RESISTENCIA A CORTANTE 



mismo nivel de_ de~ormación se. observa que disminuye ·la resistencia, ·"stabili· 
do se ill .mis_ma ap,roxinuidamente al tercer ciclo· (trazo discontinuo).· A' este e: 
zo es al que se le denomina esfuerzo sostenido,· y· al máximo 'de éstos como' re, 
tcnciá sosteni!ia. Después. de que se alcanza ésta, el muro pierde. resistencia brus 
ca· y continuamente. Por lo anterior se pueden definir dos envolvéntes de esfuer-
zos, una correspondiente a los máximo"s y otra a los sostenidos •. 

' " . ' : . ' . ' . ,•, ; 

Con base "en los res~ltados' obtenidos de los ensayes en modelos se obtuvieron 
formulaciones que permitieron predeCir: 

¡. 

·a) La capacided máxima de un inuro de concreto reforzado 
_ b) La resiStencia sostetlida · · . · -

1 

"e) El lugar geométrico 'de los puntos de capacidad ·máxima¡ o sostenida, para 
diversos valores de "la deformación "(envolventes de esfuer_zo máximos o 
sostenidos) · · . · · · . , 

· d) Los ciclos histeréticos d_e comportamiento ' ·, ' 

Capacidad máxima; Las .expresiones básicas_._se obtuvieron principalmente para 
_muros reforzados con· iguales caritid.ades de refuerzo ·ho_rizontal: y vertical" en el 
alma; se desarrollaron tomando como base _el criterio·· usual de--sumar la contribu
ción del concreto y del acero de refuerzo.· 

v '"Lv + v ) f~ e s . 
(S) 

En la ecuación anterior v. e~ el esfuerzo· cortante: resistente del muro; ve. 1 q 

contrib~ciÓn del concreto a.la.resistencia_y Vs la· contribución del acero, 
. ' 

.: La' resistencia a cortante del concreto cuando nci actúa carga'_ axial sobre el. 
mismo es. 

vo • (1.6 - 0.3 (M/Vt) 1) . r¡;;-> O.S r¡:¡; . . " "e- .:.. . " "e '(6) ,. 
' 

. El ll:mi.te inferior para v0 , · O.S f~, es para ser congruente con 'ia resisten 
cia a cortante .de_ elementos .de. concreto. La contribución de la carga vertical en- · 
la resistenc_ia se puede est:iinar en igual _forma que para muros de mamposterí&.: La 
.ecuaci6n· sé' obtiene de igualar el esfuerzo de ruptura por tensión diagonal para 
las condiciones co_n y s.in _carga axial;: resultando · · 

a/v < S · 
. o- . 

(7) -

·o es·el esfuerzo axial sobre el número y ve el esfuerzo cortante resistente bajo 
carga axial, ambos en kg/cm2 • '. 

./,' 
~~-

La· contribución _del acero s_e calculará con las) siguientes expres,iones 

si M - < o.2s 
Vt 

fyv (~ - ~t) 

'1 

' : 

'. : 

i ~ 

(8a) 

(8b) 

·(Be) 

:· t 

' ' 

'• 



' 1 •• : • ¡ ,. •' .. . ·' , . 

"-donde los subíndices h:-y v se refieren al refueJ;zo horizontal y verti~i,respe~ti 
< ·vamente; p " .As/ (sb) ~s el p~rcc.ntaj e de ref"uerzo del JDUro; fy• .esfu~rzo. del.ace-:" 

~ .. ,, •. ro de.refuerzo,_kg/cm; ·A8 , area de-refuerzo en el.alma .. del··JDUro, cm;, s, separa.; 
ción del refu.erzo, cm y b el espesor del muro, c:m; · . 

1 
• .. 

. . Cuando las cuant!as de re'fuerzo son iguales, la .~~e~iSn Bb .. se,reduce .a 1J. 
forma·habiÍ:ua,l v11 "' p fy: ·. ''. · , . .... . .. · ..• · / ... , , . 

• 't • .. • - ' ' • : • ' . . ' . ; . . ••. ~ • • ' :. ~- ~ ..... . • '1 

· Debe también quedar claro que es necesaria .la presencia .dé· refuerzo eii· .timbas 
direcciones.en el alma del inuropara que puedan aplicarse tas expresi'ones·ariterio 

.res. Se recomienda.que.·una.cuantia de.refuerio no debe ser mayor-del 50%.:de la -
otra; también se considera conver:iien.te' la presencia de una euant!a mitiima de re- , 

. fuerz.o paril, evi~r .problemas.· de.' agri'!tamientps por. contracción,, a ,falta de c.ej or ~ 
información se aconseja colocar iaJ. porcentájé uWiimO dé' refuerzo rec'omendado por 
el .. Regiain~to ACI, que es' 0.0025 •. · · : · . . · · '

1 
•. ' • • • • ..... • ' ·, 

1 
• • •., 

• • • -•• _( • ' . . • -~ • : 1 ~ ; ', • 'i • 

' n ~rog~~a experimen~al'de 1~ ref 2 también hiz¿ v~r qué las1 
cólu~a.i.s o mu

. ros transversales que confinan a uii muro ayudan á la resistencia 'a córtánte ;resul 
. · tado efectivo '.en una longitud transversal aproximadamente' igual· a: 2b; 'siendo b el 
: espesor .del muro que están confinando. ' . ' ' :. . . . . . •. ' 
i ~ : . . ';.i • • • . ' -·· • . ' • • • : • ~ ' ' : • - •. ' • . 
._ 1 . ' • • • ,, • • - •• : •• - • •• • • • • •• _ ""' • • • • • ' ¡ • ' .. • ' • • ~ • • i 

.En .. las ·tablas 2 Y. 3 se· aplican las formulas a diversos ·muros observándose una 

1 
ase~t:able aproxiuiaeió~·~ To~ndo como una. solá müestra ·,las _relaciones. y~· lc/v_'m, de · 

, ~s.·tablas 2 y 3,, s'eve que ;La relación de resilltep.cia:qalculada a medl.aa es 0.996 
. y el co.eficiente' de variación del 6%.. ; .. . ' 

. : .. . ; - . ~-- ' -' . i . ·' l ._ - . . '. . • ' .*. ·! . . . . . : i . : ' 
Algunos investigadores han mencionado que la' resistenciá de··un muro ante al

ternaciones _de carga es· 9Ó% de la obtenida de un ensaye bajo· ~rga monotónica; se 
trató de confirmar. lo. ant;erior al aplicar ias formulas, .deducidas para muros bajo. 
alternaciones de carga,. en 1!lliros bajo carga manotonica~ tabla 4. Se observa que 
el.valor medio calculado .con las fórmulas es el 90% del observado experimen-·. talmen·te~ · · ·• · · · · . ., · ·'· · · ~ · · · 

i i 
. · Al aplicar las fÍlrmulas de diSeño a muros· reforzados de manera 'no convencio

·. nal, esto es, ausencia de.'refuerzo en lma dir.eccion o c:antidaiies de refuerzo muy 
altas, .ver ·tabla 5, obviamente es de esperarse que Ílo se prediga con. exactitud la 
resistencia;·. como se ve' en la tabla. el error promedio es del 36 por ciento del 
lado de ia inseguridad. · ' 

En ·tikminos generales puedé verse una. acéptable semejanza. de los valores cal
culados ·con las ·fórmulas propuestas coti los medidos .én los diferentes ensayes; debe 
quedar claro que muchos de los en5ayes se ejecutaron para_condiciones de carga muy 
diferentes para las que fueron deducidas 'las fórmulas de ahí que las expresiones 
_prop.uestas pueden consid!!rarse como confiables para predecir con buena aproximación 
la resistencia: a cortante de muros· de concreto cuando la relación de"aspecto (H/Vt) 
está ··entr.e 2.'5 y 0.25, · 

Resistencia sostenida. La resistencia sostenida es ·la' capacidad de. uiur~ .. ante . 
alternaciones de. carga. Las formulaciones para .determinar la resistencia sostani-

. da· son similares a las obtenidas para la capacidad máxima, siendo solo necesario 
emplear la .ecuación 9 en lugar de la ecuación 6 ·· ·. · 

(9) 

.. 



... , -

Aplicando esta.fórmula a diversos muros contenidos en la literatura, o en al 
·gunas ocasiones a muros en los que se •realizó· la interpretación ·de :.sus curvas r -
comportamiento para determinar el esfuerzo sostenido máximo •. se ve .Cie •. la ·.tabla 
que ·existe aceptable aproximaciÓn' entre los valores caÍcuia:dos ·y .los medios eX)-. 
rimentalm.e;n·te.. ·. ··· :'. . . ' i·~-

En la fig 3 se muesd:an las eXpresiones para deteñn:inar la:s envolventes de es 
fuerzas, máximas y sostenidos; asl: como también los cic.los histeréticos de ccmpor::' 
tamiento. En la reí' 2 se proporcionan ecuaciones adicionales que describen·el com-
portamiellto dentro de. los ciclos ltisteréi:icos·. " · · · · · 

. . ' ... -
4. CONCLUSIONES . ' ' 

Los métodos prop~estos son más generales que Íos estableciaos:' por 'otros' inves 
tigadores porq.ue · toman en 'cuenta· los priiu::ipales parámetros ,qué ·infiúyen en 'la re= 
sistencia a flexión y a cortante de muros de c'o.ncrúo reforzado;' también; y ':como . \ 
s.e observa en las· .distintas tablas, se tiene buena correlación con los valores de
terminado.s en disÜnt~s pr~grama;; experimentales·' indepÉmdienteménte d~ la forma en 
que se haya realizado el ensaye.· · · '· 

' ' ' ; . - . 
'' '.1 

Finalmente, se hará mención del estudio de la ref: 8, donde se ensayaron espe
cúnenes de concreto reforzado ante tensión, Ém las varillas de refuerzo, y cortan 
simultáneamente para reproducir 'él estado de 'esfuerzo. que se presentarí:a en un con 
tenedor nuclear arite la eventualiaa,d de una s~bi:ep'resi~n intérna. Las siguientes -
expresiones se P.ropusieron para calcular. la ·resistencia a:. ·cortante ·del' concreto. . f . ' . -· . .. ' .. .. . . . . . 

V 
S 

" (2.2,5 

" (1. 95 

1.06 4>. f¡;;. ·~~ra la resistencia máxima "C:i/-=:;;f--
f· . '<ió) 

0.9'8 /> K Para la resistencia sostenida ' 
y e 

Si 
10 f

8 
= 

en las ecs 6 y 9 se hace 'H/Vt ~ 1 =-.Hit (espécimen cuadrado); y eri las ecs 
fy, .se llega a 

·. V " .1.2 . ¡-¡¡- . • 
u .'1 "C .• 

"1.3 r¡;- .. 
. _\f r~ ' ec 5 

ecs 10 
V = 0.97 !7'; 
. u · V "e 

ec.9 ·: .. 

Como puede verse .el método propuesto parece predecir 
te no importando ·.el sistema de carga, forma· del espécimen. 

. . ' . . . -

la resistencia a:.cortan-· 
y método' del ensaye. 

' . . ' . . 

1 

2 
.} . 
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. •:.: · Ái:ERO D.E REFUERZO 

-~ .. 5 PORCENTAJES 

:d . ·:::; · Pe/2. Ph 
... u . 1 
~ w ... . , ..... 
Rl 1 0,147 
RZ 1 0.40 
81 2 .. O.SlZ8 
BJ ·2 . o. 5328 
84(1)2. 0.5328 
82 . 2 1.762 

. 85 ·Z ·1.762 
86 z. 1.762 
87 2 .1.762 
88 2 1.762 
·n 3 1.867 
.F2 . 3 . 2.088 

N07-ICI!l'l: 

0.31 
0.31 
0.31 
0.31 
0.31 
0.53. 
0.63. 
0.63 
0.63 
1.38. 
0.7!" 
0.63 

(1)_': 

. . Py 

0.25 
o,25 
0.29. 
0.29 
0.29 
0.29 
0.29 
0.29 
0.29 
0.29 
0.30 
0.31 

fy, lv/ca' 

'T< . ';e. 
'yh 

5320 5215 
5320" . 4590 

.5Jl0 .4580 
4830 . 4460 
531Q& 4590 
~C25 4180 
moa . 4525 
53100 4490 
5310" 4665 
5JIQ& 4560 
5355 4530 
5355* 4385 

... · 

TABLA 1 RESJ;STENCIA A FLEXION. 

,. 
e .qe . ~. 

tg/aol 

455 0.040 
.. 470 ·0.092 
540 0.106 
480' 0.!16 
4ó0 0.125 
~S 0.318 
460 o.~oa 
zzo 0.1146 
500 0.387 

'425 . 0.445 
390 0.510 
465 0.463 

ql '· . tgs. 

o. t"!4 
0.033. 
0.03~ 
0.035 ----· 
0.039 
0.034 
0.039: 
O.lnZ . 94400. 
0.036 12!625 
0.0-ll 121625. 
0.048 . 
0.042 121560 

.. 
d/t: :'Afbt " . uo 

T"' 

0.95 1.0 . 47.9 
0.95 . 1.0. 83.6 
0.925 1.32 109.5 
0.925 .1.32 IC4.7 
0.925 1.32 109.1 
0.925 1.32 265."9. 
0.125 1.32 284.1 
0.925 1.32 282.2 
0.925 1.32 292.0 
0.925. 1.32 236.7 
0.92 . 1.11 292.0 
0.92 1.11 314,8 

::· .. 
,. 

. M' 
u ,T..,. 

• .... 
o. 47.9 '53.1 . 45.2 1.0< 
o 83.6 86.4 . S3.6 0.94 
O 10i.5 .

1
1C9.8 1¡)3.:· 1.:!! 

O IOU¡ lr4.6 !Oi.l, 0.96 
O · IO,,l 10~ .8 !15.7 0.91 
O 2~5.9 2f!.l 271.2 C.?3 
o ~8<.1 267.7 2n~c 0.11 
o.26 361.3 3""·' 3!8.5 c.;J 
Q,IS 395.5 379.6 H1 .3 l.CO 
0.17 3~6.6 . 369.7 ':l-J.S ~. ?7 
o 29:!.0 3~.3 3!9.! c.n· 
O.U 414.5 411.8 33Z.O I.C8 

Prcn. 0.53 
. c.v •. (s) s 

.r~l1d6n dt_lr~a_to_tal de refuerza é'll~ a.trsios~· _11 tru l}r'Utsa.de concreto del ala& dtlmuro 
pO"'Ceftt.aJe de refuerzc) hortronta 1 en el alma d~l· curD 

porcentaje. de retUerzo werttcal en el Iba del luro . . . . . 
¡rea transversal del ~ro parA 8!. 2b . : 

1.15 
'0.97 
I.C2 
o.s~ 
0.~) 
c.ss 
!J.~z 
0.!3 
C.95 
0.92 
o.~;¡ 
•. 07 

0.19 . 
7 

'T< 
f o 

yh 

esfuerzo de n11enc1a del refu~no nr:1cal · ¡ 

K • M (.!... l + 1) . ..... . uo btf(; _(q, • ql) ' 

P1 . • (q
0 

• q1H.l!"· 1) btf~ 
uo 

• SECCIOII: . 

1 RKtln91Jlar 
Z Col~~ en los extreMOS 
3 Muros Trans'vrrsaln 

+ de las grUicU del Ane~ro C 
++ en la flu~cia to:~l del ~efuer:o werttcal 

;z 
(1) 
• 

',. 
esfutr:o de i1uenCta del refUerzo ~rtiontal 
Hfuerzo de tluencia del refutrio atreDo 

ql • ~¡!Jt 
. ' r. • 0.85 (K1f(l. 

. '. 

En es u caso por· tratlnlt de tnsayu dt 
1tboratort0, '1 • 1 

'·. 
Ensaye ~aJo ci~a monot6ft1ca 
!:sf~erzo Cle fl~o~cncta su'Í':unro ~~ o:•r::::~:'1: ~= fn~:~:-:.:.!¡jn 



TAIILA 2 CO:·!r(\¡1/,Cim: _OC RESISTCIICI/,S u( 111/ÍlÓS c_r m.CIO:I R[CTMI.:oULM ÍII\JO~l TrPJII\Cl~ OC ,CM!:o\ 

.. · 
11/t 
6 

M!Vt 

f' e -~ .. 'f 
1 v · ~·.vo· .. •e· V • ... ·y . , 

s cale : • . cale . · 

2 
6 
7 
8 

•• •• ., .. ... ·** •• . .... . .•• •• y. 

1· 1.95 ".106 0.0035 3100 0.0035 310:;, 22 8.7+ 16.4 10.9 27.3 '26.2 1.04 
1'.9~ 30~ 0.0035 3100 0.0035 3100 22 8 7+ 16.4 . 10.9 .27 .3 29.2 0.93 
j.95 296 0.0035 3100 0.0035 3WO ~2 a:G+ ' 16.2 1_0.~ 27.1. 26.5 1.02 
1.95 292 0.0035 3100 0.003~ JIOG 22 8,5+ .16.2 10.9 27.1 27 .O 1.00 
0.67 378 0.003S 3100 0.0035 3100 22 28.5 37.9 · 10.~ 43.8 5~.1 0.89 
0.67 2eo o.oo3s 310o o.oo¡s JIOO 22 24.5 33.8 10.9 44.7 44.o 1.oz 

.¡o 
12 
1l 
21 

2.00 293 0.0035 3350 O.OQJS. lJSO 7.2 8.6+ 16.2 11.7 27.9 27.; 1.01 
2.00 250 0.0035 3630 0.003.5 3GJO 22 8.6• 15.4 12 .. 7 28.1· 29.0 0 .. 97 ·1.-

TI.¡J_LA 3 

3 
4 . 
6 
9 

JI 
14 
15 . 
16 
17 
10 
19 
20 

WB-1 
Wll-2 
Wll-3 
IIH-6 
wa-7 
.2 

1 
83-2 
8r.-4 
87-5 
88-5. 

CO:·lrAAACiim DC RESiSTEIICIP.S DE MUROS co:r f.LlliENTÓS cor:!FIIWITCS EN SI/S EXTaEIIOS 'BAJo 
Al.TERIIACIO:;ES DE CARGA 

1 .1. 95 
1. 95 
1.95 
0.50 

.. 0.50 
2.00 
2.00 
2,00 
2.00 

.0.50 
2.00 
2 •. 00 

~ 0.54 
0.54 
0.54 
0.54. 
Q.54 

1.85 
5 1.85 

' 0.50 
0.50 
0.25. 
1.00 

2CO 0.0035 
290 0.0035 
345 0.0035. 
360 0.0035 
300 0.0035 
w 0.0035 
320 0.0035 
2~9 0.0070 
175 . 0.0070 
230 O.Od35 
137 0.0010. 
258 0.0070 
160,. o.oo25· 
160>+ 0.007.5 
16UH 0.0025 
160H 0.00~0 
l60t+ 0.0050 

373 0.0033 
378 . 0.0033 

276 . 0.0050 
216 . 0.0050 
262 0.0050 
240 0';0050 

3100 
3100 
3100 
3100 
3100 
3800 
ms 
3100' 
3100 
3100 
3!.00 
2650 

3000 
3000 
3000 
3000 
3000 

5160 
. SIGO 

5230 
50G2 
5111 
5050 

... 
o.oo3s 3100. 22 :&.4• 
0.0035 3100 22 .8.5• 
0.0035 3!00 22 9,3+ 
0.0035 3100 22 28.9 
0.0035 31CO 22 26.4 
0.0035 3~00 22 7.9• 
o.oo3s 3575 22 ·s.9+ 
o.oo1o 3Joo 22 1 .2+ 
O.OOJS 3100 22 6,6+ 
0.0070 ·3100 22 23.1 
0.0070 3500. 22 6. ~· 
o.oo7o 2;;;o 22 8.0+ 

0.002S 30~0 o 19.1 
0.002S 3000 o 19.1 
0.0025 300, o . 19.1 
0.00~0 3000 o 19.1 
O.OOSO 30J_O 2S 19.1 

0.0033 SIGO 27 11.1 
0.0033 SlóO 2.7 10.1 
o.oo;o m4 o 25.3 
0.002S 5062 o 22.4 
o.oo'>o· s.11J o· 25.6 . 
o.oow 5378 o 20.1 

. .._. 

16.0 
16.1 
17.1 
38.4 
3S.8 
15.4 
16.6 
14. S 
13.7 
32.3 
14.2 
15.5 
19.1 
19.1 
19.1 
19.1 
29.1 

10.6 
20.6. 

25.3 
22.4 
25.6 
20.1 

10.9 
10.9 
10.9 
10.9 
10.9 
13.3 
12.5 
21.7 
21.7 
19.0 
24.6 
18.6 

26.9 
27.0 
zn~o 
49.3 
4G.7 
72.7 
?9.1 
36.2 
l!i.4 
!11.3 
311.8. 
'34 .1 

7,5 .. 26.6 
7,5 26.6 
7.5 26.6 
15.0.' 3~.1 
15.0 44.1 

17.1 37.7 
17.1. 37.7 

26.'4 
26 .o 
26.8 
46.1 
44.5 
26.9 
79.2 
38.2 
33.0 
S!i~G 
38.2 
33.5 

26.0 
27.6 
31.0 
l!i.J 
45.6 

1.02 
1.01 
1.01 
1.07 
1.05 
1.07 
1.00 
0.95 
I.OG 
0.9< 
1,.01 
1.02 

1.02 
0.97 
0.86 
0.97 
0.97 

3] .3 '1.01 
37 .B 1.00 

27.8 53.1 52.8 1.00 
15.6 38.2 . 41.7 0.9~ 
27.1 ~2.7 52.3 1.0.) 
25.7 .45.6 ~2.2 I.Oil 

T..SLA 4 CO:-IPJIRACIOll. OE. RES_ISTENCIAS OE HUROS.BAJO CAJ:GÁ MOIIOTOIUCA 

l'll-4 

01-1 
02-1 

~ o.s1 160 .o.oo25· 3ooo o.oo2s 3ooo o· 1_9.1 19.1 7;5 26.6 · 34;0 o.78 

6 o.so 296 o.ooso soss. o.ooso 5!i10 o 26.2 26.2 27.1 53.3 ss.o 0.92 
o. so IGG o.oo5o W9o··.o.oo;o ·sGZ4 ·o 19.6 19.6 27.5 47.9 46,6 1;01 

TABLA S ArliCAC!Ot.r DE LAS fORI·IULAS A.MUnOS CO:I CO::~ICIONES DE REFUl'RZO PoCO usuiu.ES , . 
8-4-3 6 0.5 193 0.0000 0000 o.ooso ~~SS o 21.2 Zl:2 zo.~· 41.7 48.4 o.llli 
0-S-4 .0.5 . . 2~6 0.0050 50~5. 0.0000 0000 . o . 26.2 26~2 . 6.3 32.9 33.3 0.9 9 

Sil-Jo 1 1.0 412 o.oooo oooo o.oooo oooo o 26.4· , 26.4 .o. 26~4 •21.9' 1.2o 
SH-11 1.0· 392 0.0075 4~50 0.0000 OOilO O 2S.7 25.7 25.6 Sl.3 *41.3 'l.ls 
SW-12 l. O. 392 0.0100 15~0 0.0000 000(1 O 25.7 25.7 34.1 59.8· '4G.7 1.2~ 
:~ii-1~ 1.0 445 0.0100 .4620 0.0300 .4G20 O 27.~ 27,4 69.3 9G.7 '45.0 -~.15 

S 7 
1.3?. 416 0,('027 4~00 0.0100 4100 30 22.0 33.0 . 11.-' 4< 1 •41.7 1.00 

W- 1.00 440 0.0027; 4200 0.0100 4?00 O 21.3 ·. 27.3 19.U 46:3 'JG.9 1.15 
· SW-8 1.00 436 0.0027 477.5 0.0300 4725 O 27,1 ·· 27.1' 45.0 72.1 '40.5 l.ia 
:SW-9 1.00 440 ·o,QIUO 4200 0.0300. 4~00 O 27.3 27,3 . _6~.0 90.3 •4n.z 1.87 . 

. + o.s.ff!: .. . e . : . 

++f .nato gcnr.rol tolllado dc.la rcfrt·cnci• y no.cl('rrific.~d~ ~n ¡..,rlfcuh.-
• _.lncluyc: pe-so prorio ¡Jorque se en:ay.w~n ·en posición horilt~ntal , 
... . _1:9/CIIl 2 8' 

i 
' 
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ZAPATAS 

~-'··- :::~:-·::::r\:·:-4':ID:·J::s _s,_:=·~:=;:;:-rc:=.:;-~:·: : 
' -------------------~----------------

S~ Genomina Ciment_acion 5up9:--,:ic-_i2o.l. S. todO -tipo de ·cimenta~iCln que 

Sl~ efettuar grande5 y· costosa~ excavacione~. 

a.- Z-apatas aislao2S: • 
. !· 

b.-. Z3pat~s-cbrrida~-o continu2s. 

e.- i...oSa.S ·de cimentacion. 

2.2.- ZAPATAS AISLADAS 

.. . :. 

const!-_U'{~.n_ 

L.~ :c.pa~.?. aislada es el tipo ··.we_ C.irr;enta-~ion·-· m·:s sencillo p.ar·a su 

cür:stJ""ucc_io_n _Y sé.d~spla.ntan e. ·un,;_· pn~func!idad minima de _60 c:Emtimetros. 

Se Lttil1zan en· 'terr_enos·· con- alta capacid_ad·· c_e carga para 'tra~m-itir: !.a 

cc-.:g2. te' ~~as column-as al· t_et~t~e:n·o. F:or le general Lt~,_a ·zapata aisla.da ·alp-

. ' 
~l.pi·:c· es- le.s· junfa.s dE constt~L:ccion entre. Oas· estructuras ady_~cente:; . 

. . . 

Den_tro de lás zapatas' ~.isiaGa.=) encontr2.mos tres casos comunes deno- . 

. . 
~.-~Zapatá ai~lada de esquina. 

D "'-n~t·~ ~islada d:; hwn_.r·r_·e •. • - ..!..C'.¡J:'. ¡:.1 ... , 

~ -·'Zapata aislada .cen.tr21.·l o intet~5..or. 
1 :J. 

. ' 



tr''f<, 

\:.j) 

., 

:2~:t:_2.~ ~.i:::.:? . .Ja:::, e'~ €-~::;:::_:_::.r~·i: -~ C~ t:o!'-üE· g'enet..:alffi~n~~ =~ ~-ncuen-

.,..·-;:;.:-: er~ la.s co:in-~::n-:ias_ de l.:.; est··u-:.·,:,u;-¿t~ 

C:~ 

:=·2.1-a la aet~rininac:ion de_ ::.a~ 
. . . 

Ci-m~·:tsion:s dé l.~s zapa te.:. ¿ú"::ladas <y 
! 

ias ciffienta._ci.ones ·en. gen_e¡--¿¡_l ):-~·e:: -~·.l·ecisc rec~;.Lrrir a los lineamientos 
. ' 

e::-:.2.olecidos en l'C's codigos d~ c:i-:;er-tc. .. l. 

·! 

Generalmente s~ busca -,qu~ el ·pünt6 de aplicacion de la carqa -. (en. 
. . . . ' . 

e:·---~ ----o ·.1·~ 'co.l 1 '.;.n·- ,· co;ncl· .-i- ~ .... -- e··· '""n·t· r~ ·de la· ... !'l·p· 't' · (,-r-mr SU""d~ ..:~'-~- L::'.:) ._<;;:. ._\1:: 1a, ~ - .. -...,e;"_ ......... : . .:. _¡;;-___ ._, • .:.._.. '"' 7' • _w ~-· '--- o¡;;-

. .· •, . . . . . .. 
er: le. S. z_~pa·~·as ai_Sla_i::L~~. 'inte~ior·Es') '---=if} Embargo, esto no es factio,l'e en 

l:·.s z2p_a.tas. aisladas. de boi-_de y. ~·sQu{~i~. yc.\ e¡~~-' el punto de ·ap
1
lícacion de .. . '· 

l =- c=.r·g:a sé EnCUentra dejas_?da. c·o;-, re~pec:t·o . ·al,_ centro de_: la 
1 ~ap-=<ta. A· 

est2 d2fasami~n:O ss le- den-omina e:·:c_e:-1-tr-iti~a.d. :La excentricidád ·se re-

f lej'a en la· P~a.c._tica c~m_o- Llr:-1 v:·al tE¿L-:-:~ér:teo de- 1a: zapata, pt·oauc:iendo con 

esto· Ltnd _inayo_r· C:Jnc.entraciÓn de le, C3 .. "'Q2 en el puf1to de apl icacion de }a 
¡ 

mismá. Para·· contrarrestar el momer:tc. de v~l tea en la zapata, se requiere 

de otros elementos que lo contrarr-es:~n, estos elementos se.de-r1ominan . . ' ' 

trabes de liga. Las trabe_s de lig?. se construyen casi al nivel del SLtelo 

y s.e ois.erian para s.opo_rtar el momento de .vo! teo provocado· por 12>. e:<cen-. . ' . . . . 
. . 

tt-icid.ad de ia .carga. Ademas .de esta furicion, se recomienda conectar to-

das la.~ .za.p~_tas con trab_es de liga para_ dá'r-le mayor rigidez a la. cimen7'" 

t2.cion- y ?Vitar los des_li_zamien-tas· hor-izontales de las zapatas ·al mamen-

to d>? a~tuar un sismo o cpalquier .otrco Tenomeno natural. 

::.:2. ZAPATAS CORRIDAS O CONTINUAS 

~-~s- Zapa-ta_s corridas o_ conti.nL~a~_,'. no son· mas que una e~-:-ten-:iün. de 

las zapatas aisladas y -estaS se t·ecomiendan en forma teorica, · CL~3ndo el 

~r~~ ~c. ;~E za~atas ai~l~~~~ rp:¡~~a~ ce~ ~0% ~1 SO% oe la s~~~'~i:ie del 
IJ 

:f 

~ ·: .. -.~·~·-"'¡;'f> "o 



,,'1 

• 

rre .a todo l. o largo de la ,z:tpat~. cono~ida· comunm~nte como contratrabe.i 

En las zap~.tas ·corr-id~.s S!; t;.enen dos casos probatJ les: .. : 

i 

a.- Zapatas de bor-de o lindero. '. 

b.- Z.:-.patas centrales o ir·rt~~·iores .. .' . . 

Al igual que las zapatas afslada.s de borde y ·.de esquina~ en las za-. . ,. 

patas corndas .ce linder-o ss> pt-s>s.ent~. el vol teamiento de'; la •zapata 'or-i-

' gir,ao~ por la excentr-icidad ce 12. car-ga. Cuando se trata· de ¡¡'~scarga a· 

traves de columnas, se colocan i::ontt-at;-aoes para que ~stas sir-van ce li-

ga con la. zapat_a. 

' . .. ~ . 

. · 

El diseno de este tipo oe ze.patas se resuelv.e idealfzan'do'la .como u-
'i 

: 1 ! 

, .. na vig.a en ·cantiliver de un metro: de ancho con 'un espesor- que ' ah-oja el 

calculo; siendo el apoyo de la zapata ·la contratrabe. 'Es :importahte a-

.cl?r-;;.r- qL!e cuando la descan)a ss> r.~.ce·atr-aves'de:ccilumnas,.·.Iacontra

tr-ab~ deje tamb~en disenarse:·-para las Cargas· que ejerc.g iá· Zapa~a en: la 

~~!· m¡sm~~ siend~ esta la siguiente: 
) ,1 

.. ,: 

w = a . Rt 

: .: 

i 
¡ 

' " . . ' ;· 
.! ' 

1 

. ¡ ~ 

.c!Oiide: i Carga .tt-as.mite· la 
. ' 

c:ontr-atrabe¡'en . ~~ = que zapata a la 
., 1 

a = Ancho de la zapata en m. 

· · Rt = Resistenc:i~ del suelo en ton/m2 ... 

En este ·caso se supone una longitud de zapata de l.OOm. 
lf 

ton/m 
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)-..LLJ__l_L_!_L...U...!..J..J,M-t++++) J 
t- _ ·:.-.o·.:··~·-: :t:·: 

. . . 1 . ·.. . . 1 1 

.• L_···_l ____ .··L-.:_·. Js. 
/ . y 

. ' . . . .. ' . . " 1 .. 
. . , . , . . ,-. CAB - : 

Esfuerzos cortantes verticales · .... _ ·' 

· ... 

·. ·V a.McAB 
VAB: -+...!.-.....:.::.!~ 

· Ac Jc 

Ac= 2d(cl+c2+2d). 

J ·~ d(c1+dl3 (c1+d)d 3 · 
e- 6 + 6 + 

d(c~d)(c 1 +dl2 
2 

Cálculo del esfuerzo cortante máximo poro uno columna inter.ior 

Fig 2. 2 Trasmisión de momento entre columna y loso 
! 

1' 
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. 133 

/6 . 

. ·-,.· .... :··-"· . . 



-..... 

-· ·--···--··-·-··-·-· . 

ar',~-rii1 AF'L.ici~L@ --- -~ ~z~j·j_•.------~:::.• .. 1}QJi;_ i:.•,SL e_;( : .. - ;·· ··•····· ········- ·::············ ····~ -, ......... ,- ........ ...... . ............. -········ .... . 
. . ' . . . . . . . . ·. . i ; . i· .. : ; . 

. ;_._.n:_···_·_-_--_--_-___ -_-·_ru_·_·_: __ -_-_-_--_· __ s_·_-_---.-.i_D JJ. __ ,,· __ · •-16:;{:¡ b:;r\J;M-L ¡:'¿: ~i'~t;t·:-A . 1~A 'L. A_ •. _-fJ:'_~--·¡;,'_: ·_;_v_t:. __ -_ , __ t_:trc~_--_- e_--
.. : ............. ·- ............ :. ····--'-" : ...... ·• .................... : ...... . 

:. ____ ;,:' .. . 
\ .. . ,· : ··-···- .. -~:~ . ,,_ ..... ..;.... . 

' ' .... :._:: .... : 
! ' 

-__ ;P: __ • ____ J~;_:-. .i. ,_ ................ l.. . .... : ....... !. ........... ·. ¡ 
' ; 

... ,. ... ·-

... ......... : ... -... ·¡--· 

. i 

.. ·;. ' . . ........ ... ....... .. .. -~ .......... ;.... ' 

. ....... L... . . . 

.. •:t=· :.;...._+-.;.,..- T ~ 
l . 
.l 
. 1 ... ·_ -~ .... 

. . ' . 

.... ! p.~.~,·: 
1; 

. : -~: . .. •. .. ' 

·i .. · 

··- -~?;. ~~(\~ -4:-T:.J(~'·.-;-.Jhr ...... ___ ... . . .... ~ 

., ' --~..:OSie:O. ])IREc- t7\. :r.J..:: .... , 

........ ' •.. ~S > Af-:!. f:>.t:. 

; o A 5 > ,i ~ ~~ ·t A-t . . ~ j 

-.--- ~-=cc)'~'1i ();~.;!~~) \.~-
-~-

._; . 

?--:: 1 ,.z ..c.. . 

Fn.. /.J... (A;-lj- P'j .J 
•flt(l;_¡ />,. \-C)·'e~ (Ap-u- ff )) 

· .. .,-
() r ·~) 

...... :.-..... _· .·_ '9 . ·. ,: -_.· 
.Tecnología que reduce costos en la constrUcción ,;r. · 

., 

e :;: -o .s 
"'-



'. 

..... 
•.; 
i )~ 

. . ' 
.; r .. -.,,. ', 

e 
• 

h~2c 

]~o.sc'·· 

. 

. ' -. •' .. , ... . .. 
·, 

Borras B 
(A 5 y porte 

Geo me tr(o 

r 
d 

l 
' 

Avt restante 
·, . · ... (Anillos cerrados 

horizontales) 
Este r.efuerzo no 

. debe ser menor -'-'---:----. 
' que 0.5 As· 

Borras B soldados o·unci' .· · Borras, 8 soltfodos o ¡U,n ángulo 
borro ·transversal . . .. • ' 

NOTAS: As se calculo poro ,resi.stir lo tensiCÍn debido o io ·f,lexiÓn 
ca~.¡ soda por P, y lo tensiCÍn directo T 

Lo soldadura del· extremo de los borras B puede sustituirse 
por otro detalle que suministre el anclaje ode_cuodo de dichos 
b_orros. 

Cuando no se uso uri ángulo, lo distancio de lo esquino· de lo 
·.ménsula al borde. de lo placo de apoyo o al paño lateral de 

l.o viga , si esto va, de punto , no será menor de 3 cm · 

Fig .2.1 'Réquisitos de geometría y . . , - . . . . 

con relocion el h ~ 0.5 'f 

·· .. 132 
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CALCÚW DEL ACERO DE REFUERZO DE UNA MENSUtA 
' OA[)ASU GEPMETRIA . . , 

't 

'. DA.TOS 
" 

Pu= 30 ton 

. Ploc.o de o poyo 

. •• 4, 

.. ! 

la ménsula se colará monoliticamente con la columna;' 

Ancho de la ~énsula b = 30. O cm. · 

Materiales 

f' = 200 kg/ cm2 . 
e • . . 

fy = 4200 k¡¡/cm2 

CONSTANTES 

f* = 0.8 f' = 0.8 x 200= 160 kg/cm2 . e . e · . · · 

f" = 0.8Sf* = 0.85x 160 ~ 136 kg/cm2 e . ; e _- , . 

295 (Por sed~ < 250 kg/ cm2) 
'" . 

1\J ' .. 

.EJEMPLO 1~ 

'! 
. ' ' 

.'~ ; ~ ' 

' ', 

' -.' 

. ' ~ .-

. .. -.. . ·~ • '. : !' · .. 

\ ' 

.·' .. 
. : 

! 

{ec 1.8) 

(ec 2; 3' 
' . 

¡ ¡ ! 

' .. 

.. ' 
' 

' 
·'' .. 
1 

•, 



1' 

. •'! 

Por flexi6n·, P :. = -0-'-7_-.Jl"'--..:fc~-- = O.?x ./200' =O 00236 
· · · mon fy · 4200 . ' 

FR=0,9 flexi6n 

FR = 0.8 cortante 

2 Coeficient.e de cort_onte por fdcci6n fL = 1.4 

SOLUCION 

3 . C61culo del 6reo de ocero de refuerzo pom flexión,·'\¡ 

c/h =.25/50 = 0.5 
: . 

z = 1 • 2 e = 1 • 2 x 25 = 30 cm , . 

. M ~ ;;"t-~~<>~>30000 = 750QOOkg.;cm 
. u . u . . . . 

. . 2 
6.88.cm . Mu 780000. A 1. = ____.:_:....__ = _:_::.:....:::.:..:...___.:_ = 

.s' FRf z 0,9x4200x30, 
Y .. 

• . ' .. ' A ! 6.5$ .. 

1·' • S = 0.004SB. p = 
bd 30 50. X 

p - < p <0.008 
mon 

Luego,~s correcto usar lo eé: 2.13 · 

C6kdlo dei 6rec de acero de réfuerzo pÓr tensión directa, ·As2 

4T'=FAf' 
u R s2 y 

. A2 =-~-U::_._= _ __:.6.:...:00..:.0_ = 
. 

5 
FR\. 0.9.x4200 

2 1 .59 cm 

296 .J.o. 

1 •• ~ •• 

EJÚ~PLO 13 

h 2/5 

(ec 2.1) -

-N'ooco \;J·-~{ec 2 .13) 

(ec 2.13) 

· . .-.·. 

,>, 

• 



A =A l +A .. ·.-,;, 6.S1!t+ 1.59 :;, .. 
S . S s2 ·.. . . . . . . 

. . · ·, 2 
8/ll v-+1'. 

! • 
. . . ., . ' l . . 1.' . . . 

C61c.ulo del acero de refuerzo para cortante por fricci6n, Avf 

v'=Fu(A'f+N). 
R · Rr uf y u . 

A = (. VR.) 
vf .. F iJ.. 

. . .R¡ . 

30000 . . . 2 
A ·= · =6,38cm 

uf . 0 •. 8 X 1,4 X 42QQ 

. :' 

:•. 

Revisi6n de las limitaciones indicadas por las ecs 2.30 y 2.31 
.. : . ' ' .· . . ' ,_.' ! . 
' . " ' . . .. . . 

; . ' . 

0.8 [14 (30x50) + 0.8 (Ó.3_~ x 42~0) · . .] = 33950.kg> 30000kg 

o. '3 FR f~ A = 0.3 x 0.8 x 16Px 30x ~ ~-·.· 

. = 57600 kg> 30,000 kg_ 
.. . ,· 

';. . 

Por lo que A~f = 6,38 cm2 ~s cxmecta 

297 

l 

'• . 

;J./ 
:1 ,· 

.. , 

. :.·: 

•..1 '. .-.• _[-~ .-•.·. '. '.>'l"'1'f'¡"'<".; ' ,,, 

EJEMPLO 13 
' . ' ! 

,h .· 3/5 . 

. ! 

. ' 
; 
' . 

(ei:: 2.29) 

(ec 2 .30) 

'' 

(ec 2.31) 

• 
: .. 

'. ' . 

., 
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·ARMADO PROPUESTO 

~ h = 33.;3 

Diferencia 

1 
1 . 

= . 8.'11 " 

2..93 cm2 

.6 1 3 . A '= 4.26 .n. 

35 

.. 

EJEMPLO 13 

. h 4/5 

Borro o lo cual se sueldan 
los vors :11:6 

25 

50 

._:: 

.. ¿ vors ilt: 4 por~ sustentar 
, los estribos :11:3 : 

~ ' . . ' ' • 1 ! 

. 3 estribos· 'cerrados :11: 3 
' \ 

• 
Suma }.19 cm2 que es oigo mayor que ~vf · 

2ss ·~··. 
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• ~RITERIOS.9ENERALES PARA LÁ REPARACICiN' ·,. 
'· . 

. DE. Esi:RUCTURAS. 

• o 

.. 
DR. OSCAR HERNANDEZ BASILIO* 

l.' 

. !. ... ~ . .. 
r . 

'.'; 

2. EVAÍ:.UACION DEL DAAO 

2.1 A~peeto~ gene~ale~ 
. ' ... ~· . 

·• , • . • 1 L 

A pesar. de -los avancés ·de -la ingeniería sísmica; én opini6n 
. . . . . . . 

de· muchos investigadores y profesionistas el diseño 
• • . - > • . . • • 

y cons-

trucci6n de estructuras. resistentes -~ ·sismos, ¿s parte un ar-
. 1 . . . . . 1 • 

te y parte ciencia. Un hecho que ha mejorado el juicio de . . . . ' . . . 
los. ingenieros ha Sido el observar el. cornportan:i':''lto~, bueno 

.'?. 

o maio; de las estructuras después ~e que ha oc¡¡rrido un sis. 
. . 

mo; esto ha proporcionado invaluable ayuda para mejorar los 

c6digos y métodos de análisis y dimens:i,onamiento. 

Con bas.e ·en inspecciones y .análisis de 'los daños observados 

durante los !i.ltimos sismos en estrúcturas importantes¡'se 

considera recomendable tener en ~uenta ·lo-s siguient'es aspec-
. - . . . ' ' 

tos que .ayudarán a mejorar el c_oniportami~nto ,sísmico: 
·' 

*DIRECTOR GENERAL Proyectos Tensión, S.A. de C. V. 
:.:.··' 
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1) seleccionar adecuadamente la distribuci6n en planta de 

los elementos estructurales; es deseable contar con .t..l-
' . . 

4 

nea6 ·de de6en<laque permitan que la estructura adapte su· 

• compor~al)iient,q para. no. s~frir daños m~yores ante s.i,smos 

intensos; también es '.conveniente evitar discontinuidades 

de rigidez, ;masa, .resistencia o ductilidad en la estruc- . 

tura 
. 1. ' ,_._' 

2) Evitar sis,temas de piso muy flexibles que puedan contri-· 

huir a dañar lós .e1ememtos no estructurales, debido a los 

· grandes desplazamiento.s horizontales .'y verticales q~E7 pu~ 

den alcanza:J;" 

... • ! 

3) Detallár la sujeci6n de el.euient~s no estructurales para 

evitar que. su falla' .ponga ... en peligro• la v:i.da de lós ocu-
. --· . - . . " - . . • i . •.- ' 

· pantés: d.e 1~ construc.ci6n, 'aañe a. eleme~tos estructurales .. 
y • qu.e su reparaci6~ sea cost~sa ; ' : . . - . . ·. . 1 . 

. . _, . ' 

4) Desligár lós muros de :relleno·, de cUalquier tipo, o bien 

' ·. dÚeñarlos p~ra que contribuyan a la resistencia' y rigi-'-
. ! . . . . . - • . • . 

de'z de la ·estructura 
. ' . 

. i . 

S) Detallar las co¡;¡exiori'es para que sean capáces de tener 

gran capacidad.dedeformaci6n . . . . 
·. \ ... 

6) Incluir el efecto de las ac.eleraciones verticales en· el 

diseño de elementos estructurales y no estructurales.· 

Como ·se mencionó ~ó·n· anterioridad, la configuraci6n de las 

________ ,,_, ____ , __ 
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5 

;·, . ¡ 

co_ns truccion~s son ,fuent'e~,d-~ problémas principalmente ante 

la. ~v6ntualidad de un sismo, • . 

. ' 

•• 

·' ' . ' 

Entre los problemas de'la ingenier!a estructural que consti-. 
- .. ' ' 

. J • " ' • . 
. ,. 

·tuyen un reto. está el definir qu~ acci6n debe tomarse cuando .. 
una: ¡;strUctu.ra es dañada por un sismo, ya que s~: ·tiene que, 

aecidir si es susceptible dé repararse o si d.eb•.: cond.~narse 

a ser demolid·a. 
' . 

En principio, .9,ualq~ier; estructura dañada que permanece en· 

pie es reparable, pero influirf.:n en la decisi6n de hacerlo 
. . . •;' ' -· . ~- ' . . . ': . ' . . . ' ' 

· aspecto·s de tipo econ6n\ico, . . ' 

cias, aspectos pol!ticos. 

s.oc.ial. y, en algunas circunstan 
.. / .. 

. . . . ' 
La repa:raci6n· 'i refu.erzo de estructuras es una a-::tividad a 

la qué.' s61o eventualmente s·e· le. ha dado importancia,· gen'e

ralmente despu~s de. que un sismo.ha ocurrido; en aigUnos 

países se legisla acerca de la neces.idac:l ·de que las estruc-

turas eón varios .;¡.ños .de.uso cumplan con los·nuevos.c6digos ... ' 

de diseño, forzando. incluso. a reali~ar el refuerzo de las 
. . . . . ' ' . 

mismas aun cuando no hayan tenido daños dÚrante temblores 

previos •. 
. ._,. 

Desde el punto de vista de investigaci6n. éste es un campo 
• .2 ~-

·'! 
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. . ' 

<¡~u e requiere de apoyo·. continuo ·poi:' parte de las .insti tucio-

nes afines a estos problemas, para qu,e én '¡'a'~ .normas t~cni

cas futuras s·e. incluyan aspectos relacionados con la forma 
\ 

' . ' 

de evaluar los daños p6r sismo y los criterios par<~; definir 

c,u.indo una estructur.a requiere ser reforzada·¡ lo anterior 
J' 'ie señala porque los c6digos act.uales .. solo .están .. enfocados 

hacia las const·rucciones nuevas. ·:· 

e 
"lo • • ·:;· 

Después de la ocurrenci,a de· un sismo severo,. generalm_ente se 

procede a hacer una eval'uaci6n. super_~ici:kl de los dañ.os, :Y, a 

la reparaci6n de la estructura; en la mayor!a de los-casos 
' . .', ' ,•.: . . ' - . 

! 

esta reparac.i6ri COnsiste.en 'la re!llOCi6n y s;ustit\)cf6n del 

material dañado, sin realizar estudios acerca de la conve- . 
. · - '' ' - .. ' . -· ·, : '' .. 

niencia -.de restri.ü::turar la construcci6n, 'dejándola ~n cd!di-
. . ' . 

•, 

cienes precarias·ante·ot~o s.lsmó. Por lo anterior; es nece-

sario .·que se forme mayor· conci~n~iá de¡ 
. ·.· .r. 

que:résulta proceder eri esta econ6rnico 
''. '· . .) 

manera, y qu~ es ne-

cesar io entender' mejor ._el_porqué de las fallas 1 ' la: manera de 

evitarlas. y,· en su caso', la forma de· proceder a reparar el 

daño. . .. 

Existen algunos estudios tendientes a establecer si éx"iste 

alguna relaci6n entre los daños prbduci'dos por un sismo y 

''algún. parámetro que sea ·funci6n de la cantida'd de elementos. 

resistentes a fuerzas laterales~ 

.A partir del an.ilisis de los daños observados en edificios 
'' ' 

de. concreto reforzado' di'! mediana altUra debidos al .temblor 
.:1.6 

'' 



7 

. ~ ; 

de 1968. en Hachinohe;_ Jap6~:' · Sh~CJ.a .(ref, 2) enconh6 que exis 
' 

tía'.Cierta correlaci6n'entre el daño pfqducido y dos par.:lme-
.. _ ··, . _ _ . . . . . _ . , , ~ 1 , :. r i . , 

·:·tros; ·uno· de ellos ·es_· una reláci6n de áreas de muros y el 

otro· es el esfUerzo cortante promedio en ios elementos· resis 

te~tes· (mti~os y ·columnas) :'·cOJ1ciuy6 que lo~ edificios daña

dos y los no dañados podrí_an ser difer.énciados en b~s~ a .esos 
. . .. . . . . . - . 

. dos parámetros, est.im6 una distri9u.c.i6n de probabilidades. de 

la capacidad de resistencia sísmica y lleg6 a hacer una pre-

~ dicci6n de. la éxtensi6n del daRo por sismo. ' ' 

La mayoría de los edificios investigados eran de· 3 pisos y 
. " . . - . . ... 

observ6 que los más seriamente dañados tenían solo una pequ~ .. .. 
ña cantidad de muros. 

~ · .. 

En sus investig.acionesi ref.eridas a ese sis~'o en particular; 

S higa establece los. sigüientes. índices: . · 
..... 

·1 •.. · Indice muro-área:· Aw/l:Af (cm 2 /ÍtÍ2 i 1 . 
. . . . ~ . . . . ·, .. 

. . 
Se define como la relaci6n entre el áreade muros (tran:!. 

·, ,. ' ; 

versales .o longi~udinales) ,en .el primer piso, Aw(cm 2
), y 

-~.- . . . . . . . . ... . : .. 
la sum.a ·del total. de las áreas. de los pisos, situados en-

cima del considerado í.Af(m 2 ). Se incluyen todos los·mu-. ' ' . 

ros. de concreto reforzado cuyas longit~des son l!layores . . ' . . . . 
• • • 1 1 

de GO cm .. · Si los edificios .estan estructurados a ~ase 

de 'c.olumnas, se toínan las ár.eas de, todos los muros,' :in-

dependientemente de sus longituñes. ;u 
"1 .. 



r 
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.. 
Indice' columna-área: Ac/EAf (cm 2 jm 2 ). 

~ •.. : ¡ 

' •. 

Se define como la relación en·tre .el área de: columrias. en . ,. 

el primer piso Ac(cm2
) y lii suma: .del total de las ·áreas• .-· . . . ' '• -·- .. ' 

. de·lcis pi~os· situados encima del_.considerado, l:Af(m 2 ). · 

··- . 
. 1 • • . •.• · 

3. ·Esfuerzo-cortante· promedio en muros y columnas: .. 
1~/(Ac + Awi (·kg/cm 2 )~ 

_, .. .. . -: ·' . 
,. -. 

·'; 

,. ,_, . ,._ •.' 

. ! . .- '! 

-Se .define como la relación del p<pso ·.nom;i.nal del edffi-
.. \· .. , ~ .- t- .. ~ J - . . ' . ' ¡ 1 ! 

. cio (N = _1 000 x l:Af, kg) y la si.uila' de las áreas de los 

-muros y·colilmnas (Aw'+·Ac) del piinier piso eií ~~a di~~c 

· · ci6n ;. Se considera que 1 000. kg/rr/ es_ ~l peso por uni

dad de área de piso del edificio" y' que el coeficiente 

de coitante ,_lateral en la _b_ase ~-~ .l. O. : ' ' ~ 

i.. -' 

Lo's r~sultados de la investigación· se 'mu.estran e1t" la fig _1; 

.• un grupo. d~ curvas muestra _la r_elaCiJn 1 en,tre el !nd;ce 'mur~- . 

área y'el'esfuerzo cortante nominal'promedio para varios va

lores· del !ndice col umná~área. : se muestran silnultáneainen te 

. valores para ·las ~direcci6ries. t~aris'versal· y longitudinal. 

• .. ' . 
En la fig 1 se observa que para los edificios no dañados o 

con daños leves: 

·1. el fndice muro-área es-mayor-que 30 cm 2/m 2 

2. el esfue_rzo cortante ·promedio es 'menor· que· 12 kg/cm 2
_ . 

.:- ¡_ . 
Como' el valor crítico del esfuerzo cortante promedio, que di 

vide a los· edificios dañados de los no dañados, es 12 kg/cm 2 ,.., 
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para un. ín!]ice. rituro:-ár.ea igual. a cero, . es decir cuando no 

se 'tien'eri. muro's sino solo columnas 1 se considera a este va

lor como el esfuerzo Gltimo. nominal de las. columnas (esfuer-

zo para fall~ por cortan'te en columnas· cortas) . . . . . . . ; . Por otro la 

do, el·. vaior crítico det ·índice. muro-área, que distingue a 

los edifiCios' dai'iado~ de· los no dafiados
1

, es aproximadamente . . . - . . . . . 

30 c~/m 2 ; si ~1 índice columna-área 'es igual a ce:i:o, es de-

cir, si solo existen muros, s.e considera que el esfuerzo no

minal· (iltimo es.33 kg/cm 2 • 

. Combinando estos crit.erios, la fuerza cortante [¡!tima nomi-

nal del edificio es 12 Ac + 33 Al~(kg), qtie igualada a la 

fuerza lateral nominal 1 ooo· EAf(kg), define la curva' de tra 

zo fu.erte mc:istra(ja eri la fig l. Obsérvese. que los edificios 
,··. 

marcados con X. (falla por cortante.eri.muros·y.columhas), es-· .. 
. ·, 

tán dispuestos a lo largo( de la cur.va antes mencionada. 

/:· . 
. ¡ 

Con base en todo lo anterior Shiga defini6 al ír.dice cy co- . 

mo representativo de la capacidad par'a resistir sismos, de 
' . . ; 

la siguiente manera: 

. ·C (1 3ÓO í:Af) = 12 Ac + .33 Aw y 
,· '. 

El factor 1 300 se tom6 porque el peso. promedio por unidad 
i; ! 

· de área en los edificios de concreto reforzado actuales es 

1. 3 ton/m 2 , a diferencia del l. O ton/m2 considerado 'en el 

análisis anterior. 
··; 
' 
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2. 3 . P!toced.ún-i.e.n.tu pa11.11. evaitta.~ et :dafio. 

: ., 
El problema principal radica en-establecer la'magn~tud del 

daño en la. est:z;uctui"a' y decidir si· esta debe de!JOÚ!~Se O re

parars~, y en este -Gl~imo caso, r~éo~endar el. procedimiento· 
• ' ' ' J 

. de reparaci6n adecuadó~ 1 
J.. 

Para tornar esta .decisi6u· _es necesario que el ingeniero haga 

uso de sUs conocimientos y experiencia e'n la forma más razo-: 

nada posible, a_ún cuando dispone. de poco: tiempo para hacerlo, 
. · ... 

porque por motivos econ6rnicos· y sociales las estructuras tie-
'. ' ' ' . . . 

nen que volver a su ·uso a la· brevedad posible.· 

El problema de diagn6st ico y evaluaci6n de los daños consis-' 

te en' determinar la' resistencia de la estructura en' una si.:. ·; 

tuaci6n actual y revisar si.tiene un factor de seguridad ad~ 

cuado; es decir, si la relaci6n entre su resistencia y la 
30 

., 
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intensida~ de las .cargas que puedan .af.éctarla es suficiente

mente gr<1nde para cubrir ·"'n s.eguridad la posibilidad. ele. un . . ·. . - . 

eventual colapso ante si.smws futuros, Para esto, la primera 

acción a tomar es realizar una inspección detallada de' la es 
'; ' . . -. l -

tructura p¡:¡ra localizar.los daños estru~turales y no estruc-
~ . . ~ . . : ·. ' . ' . . '. '. . . . . ' : . . ' . '. 

t.ura.les existemtes, especificar· el tipo de daño y elaborar 

planos con la información que al respecto se recabe¡ esto ~s 
., . • . ·' . • : . . . •·• 1 • . • . ' • ' • ' 

indispensable para tener una visión de conjunto del comporta 
. _, . .· .· . -

miento que tuvo la estructura,' con el fin de establ.ecer las 

causas de los daños. .. · .. 
'· 

Como segunda acción a· .t.~mar, o en paralelo con ··la primera, 
' 

es i,ndispen~a~le anali~ar los planos estructura~ es y. arqui-

tectónicos de la estructura en su concepción original, con 
. ' . . ' . . . . 

el propó~ito de determinar' su estructuración, dimensiones y 
. ·•. - .. . .. . . 

refuerzo de ios elementos estructurales, localización de E!le. - . ' . . . . . . . . . . -
. . .. . . 1 .. . . 

mentes no estructurales, propiedades.de, los materiaies, etc; 

as! como tambi~n.las :~a~nitudes de.las.cat~as vivas y muer

tas de diseño. Cuando no se ·cuenta con los planos menciona"'" 

dos (si tuació,n. muy f:i:ecuerite) ,. s~ ·debe llevar a cabo un .1~-
. . ~ ' . 

vantamientó físico para recabar los·datos·riecesarios inclu-

yendo calas 
. . . ~ 

para determinar· cantidades de refuerzo existente, 
• ·, • ' 1 ' 

as.! como obtención de muestras 'de concreto, mampost~r!a y ace 

ro de refuerzo para· pruebas de laboratorio. 
e , 

Cori lo a'nterior,· se prOcede al anáiisis de; la ·er.tructura en 

. condiciones originales (ari'tes ele! daño). bajo cargas verticales 
JI 
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y' horizont~•-les, • con el fin de comparar los eiementos ~'ec5Íli...; 
' 

cos resultantes" con los daños observados. y registrados em el' 
• ~ • • • . • • ' . -1. • - ~ 4" • : 

levantamiento previo y ilegar a conclusiones sobre la. posi-. 

ble. c~usa de lo.s daños; si esta no e_s g-rave .¡ los daficis 'no 
' ¡ ~ ' 

son de gran mangitud, éstos pued~n repa~~~se loC::aÚnenté. Si 
: ' '.', 

la causa de los daños e,s :grave, est~s son numerosos y de con-

sidei:acÚin, la estructÜra es insegura Y. se proced·e a, redise

fiarla ·a la brevedad· posible/ ·d~jarla tal como' está, efe~tuan 
' . . . . ' ' . ' ' . . 1 ' -

do úilicamente rep~raciones' locáÍes,. es pelig~oso porque se . ' . ''... .. - - . 

pi:esentarl'.ari daños al1te otro. movimiento sismicó 1 posiblemen-
. '-... ·:' _-., ' . ·-.. .- :_·. ,- ·-... ' .- 'o'_.-.--: !-
-:te. con .. mayores consecuencl.as; '·, ., 

~' -. ·- ~ . ·. 'Í :~_ --::. ,·. ,_ •.. ' . ·.. . . . .• . o • - ' • • • •• •• 

··<:··_)::;~~-~:·::·.~~-~-- .. _->.;-,-.·_: .. __ :~-~·:-:: ·';:. _· :· J'. ·-;: ., ; . ¡. ,., 
· Pai'a ''este :PI:"cip'6s:i:to y. tomando en cuenta las causas :de la fa...; .. 

-_.,, ·. • '1 •. ,:, ·... ·'-

·na;•hay"que procurar urí mejor comporta:mienio. dE: l~ es'tru~tu .. - ·. -
ra. 

:!_ . . -~ ~ . ·- .. 

·'si· tenia una excesiva flexibilidad~· deben· incluirse su~ 

· ficientes elementos resistentes .a cargas ·lat~'rales distribuí 
.. . ! . 

dos én ferrita más o menos· uniforme pa_:ca no . introduc-ir excen-

tricidades ind'eseables. 

Con la nueva estruc;turaci6n y secciones .propu_ef?tas debe efec

tuarse otro análisis para .'dimensionar los.miembros estructu-
. . ' . . 1' . . •. . . 

rales adicionales y, si élsi re.sulta necesario, proceder al 

refuerzo de los ya existentes. 

Finalmente viene otro. aspecto que es dificil de determinar: 
. . ' . 

la efi~iencia.de la reparaci6n 1 refuerzo o restnicturaci6n. '. . ,_ . . ~ . ' 

La ma~era más conveniente de verificar lo· anterior .. es me

diante prueba:s.de carga, tanto verticales como laterales;. 
)-'. ' .. . 
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desafcirt\madamente én muchos 6asos no se. cuenta con el sisté-

ma para proporcionarc~rgas _laterales de'.la magnitud deseada, 

. 'quedando entonces la duda acerca de la. eficiencia de. los . pro-
'. 

cedimieri.tos utilizados para restaurar o aumentar la resisten-' 

Cia y rigidez; 

_, .. ,¡. 

Una mane~a de log~ar una idea burda acerca de la rigidez es 

mi<Üendo el pe:dodo. de vibracf6n d~ ,la estructura para osci

lacione.s pequeñas; si este' periódo disminuye quie~e decir; 
' . . ,- . . . . 

si no se ha increm6ntadola masa, ~q)le ·~~ ha áumentado la ri

gidez lateral de laestructui:éa.· 

Por.: todo ·lo comentado con .anterioridad y por tas incertidum-

bres que se tienen durante el proceso de rediseño. debe bus-: 

carse que se tenga un alto margen·de. seguridad entre 1a re-
• • • • • • 1 

sistencia calculada y la necesaria. segtln .los nuevos análi- ·, 

sis. 

.. 

1 

¡ 
¡ ~· 

' .... -~. , 

( 
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,'Daños o édit'i~-i~S en Hochil'll 

j alr.ededorcs en. 1968 debido• ~1 

sismo de Tokachi-oki 

.. "' N 
' : ... 

' ' ' ,, 

' ' .1 

' ' ' ' : 

' --
----~----.(oc. ir Ar•o Ccrl!nh 

:t fa JI a debida a tors.i.ó.n 
' 

} .. ·. 

. 
50 

A.,; . 2 2 -· (cm /m ) 
::t"Al 

Calap~ 

. ' 
' 

., 
' 

., 
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Falla for. corlonto en lo .mayor.ro 'de las columna!Í del primer piso. 

Fullu por flexi&n en Jo niltoJ d~ los col~mnas del. primer piso, fc.Jb ¡>Jrcort,.o18: 
en algunos cclumn~ del. prim~; piso. y grk!_tJ~ te-ve~ ~of cortonta en rn.•l;, Je a:r-

ton fe. 
. ': 

Grietas par cortante an lo mayoría de los muros del primer piso y daiius lcvoiS en. 

Cúlumnas. 

150 

Relación índice muro-área y esfuerzo córtanlt~ promedio en 
muros y columnas poro diferentes valores del índice colum-
na- orea ] ·i 
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