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F E C H A HORARIO 

Lunes 16 17 a 21 horas. 

Martes 17 17 a 21 horas. 

Miércoles 18 17 a 21 horas 

Jueves 19 17 a 21 horas 

Viernes 20 17 a 21 horas 

Lunes 23 17 a 21 horas 

Martes 24 17 a 21 horas 

. Miércoles 25 17 a 21 horas 

: .· .. 

Jueves 26 17 a 21 horas 

Viernes 27 17 a 21 horas 

DIVISION DE EDU,ION CONTINUA 
CURSOS ABIERTOS 

DISEÑO DE ESTRUCTURAS. DE CONCRETO 
Del 16 al 27 de Mayo de 1994. 

TE M A 

Propiedades del concreto condiciones de 
servicio 

Patología del concreto, dictá.menes 
de resistencia y otras propiedades 
del concreto en estructuras existentes. 

Flexión; adherencia y deformaciones 

Flexocompresión 

Cortante y torsión 

Losas 

Zapatas, muros de cortante y ménsulas 

Presfuerzo 

Diseño Sísmico de estructuras de 
. concreto 

Reparación de estructuras dañadas 

PROFESOR 

M· en l. Juan Luis Cottier 

1 
.· . 

' M. en l. J. Luis Cottier. 
1 
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lng.M.Angel G 1 , E •. uzman 
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M. l. J. Luis Trigos Suárez 

M. en l. Víctor Pavón Rdz: 

lng. Eduardo cLzmán E.-

·:, Qr·;· Osear Hdez. Basilio 

1 

·-·~ ..• · 
. '·.· ~/ . . . ~ ''~ ' .. 

. lng. José Gaya Priido 
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M. en l. J. Luis Trigos S. 
Dr. Osear J:l.dez. Basilio 
M. en ); Víctor Pavón Rdz, 
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EVALUACION DEL. PERSONAL DOCENTE 
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CONFERENCISTA 

1 M. en l. Juan Luis Cottier · 

2 lng •. Miguel Angel Guzmán Escude re 

3 M. en l. José. Luis Trigos Suárez 

4 M. en l.· Vfctor Pavón Rodríguez 

S lng. Eduardo Guzmán Escudero ' 
! -

6 Dr. Osear Hernández Basilio --

7 lng. José Gaya Prado 

8 Dr. Roberto Stark Feldman 
. 
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ESCALA DE EVALUACION : 1 o 10 
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// EVALUACION DE LA ENSEÑANZA 

/ 
/ 

su EVALUACION SINCERA NOS 
AYUDARA A MEJORAR LOS 
PROGRAMAS POSTERIORES QUE 
DISEÑAREMOS PARA USTED. 

Diseño de Estructuras de Concreto 

Del 16 al 27 de Mayo de 1994 .. 

.... . . 

-· T E M A _ ... -.. t- ~-

1 
Propiedades del concreto condicio-
nes de ·se-rvicio 

Patología del concreto; dictámenes 

2 
de res1stencia y otras propiedades 
del co)'lcreto en estructuras existen 

3 
Flexión, adherencia y deformaciones 

,•. 

-
!¡ Flexoc01¡1presión 

. 

5 Cortantes y torsión 

6 Losas 
' 

7 Zapatas,. muros de. cortantes y mén -

8 Presfuerzo 

9 Diseño sísmico de estructuras de 
concreto·. 

10 Reparación de estructuras dañadas 

ESCALA DE EVALUACION: 1 a 10 
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EVALUACIOH DEL CURSO 

3 

e o N e E p T o 

1 . APLJCACION INMEDIATA DE LOS CONCEPTOS EXPUESTOS 
. 

¡'-. 

2. CLARIDAD CON QUE SE EXPUSIERON LOS TEMAS - ·- . 

3. GRADO DE ACTUALIZACION LOGRADO EN EL CURSO ··-

4. CUMPLIMIENTO DE LOS OBJETIVOS DEL CURSO 
; 

5. CONTINUIDAD EN LOS TEMf,S DEL CURSO 

G. CALIDAD DE LAS NOTAS DEL ClJSO 
- .. 

... 

7. GRADO DE MOTIVACION LOGRADO EN EL CURSO . -

•i 

EVALLJACION TOTAL. 
¡ 

ESCALA DE EVALUACION: 1 a 10 



4 . 
1.- iQué le pareció el ambiente en In División de Eduación Continua? 

... -· NUY AGRADABLE AGRAT"I\BLE DESAGRADABLE 

1 1 1 1 1 l . 
. -

--
2.- Medio de comunicación por el que se enteró del curso: 

PERIODICO EXCELSIOR PERIODICO NOVEDADES 
ANUNCIO TITULADO DI ANUNCIO TITULADO DI 
VLSION· DE -EDUCACION VISION DE EDUCACION FOLLETO DEL CURSO 
COCITINUA CONTINUA 

CJ CJ D 
CARTEL NENSUAL RADIO UNIVERSIDAD COMUNICACION CARTA, 

IDEF~. VEP.RAL, ETC. 

CJ D 1 ~ 
REVISTAS TECNICAS FOLLETO ANUAL CARTELERA UNAM ''ID S GACETA 

liNIVERSITARIOS HOY" -IJNAM 

CJ 1 1 D ' D 
-

3.- Medio de utilizado venir al Palacio de Minería ' transporte para 

AIJTO"IOVIL 
- PARTICULAR OTRO MEDIO 

' 
1 1 l 1 

¡ l_ 

. 
4.- iQué cambios haría en el programa para tratar de perfeccion;¡r el CUI~SO? 

5.- i Recomendaría el Clii"SO a otras personas? 1 1 SI 1 1 NO 

6.- iQué periódico lee con mayor frecuencia? 
·, 



5 . 

7.- iQ~é cursos le austaría que ofreciera 13 División de Educación Continua? 

.. 

8.- La coordinación académica fué: 

,EXCELENTE BUENA REGULAR· ' ·MALA 

1 1 l 1 1 1 1 1 
. 

9.- Si está interesado en tomar algún curso INTENSIVO iCuál es el horario 
más conveniente para usted? 

LUNES A VIERNES LUNES A VIER.\'ES LUNES A HIERCDLES ~!ARTES Y JUEVES 
DE 9 a 13 H. y DE 1 7 a 21 H. y VIERNES DE DE 18 A 21 H. 
DE 14 a 18 H. 18 a 21 H. 
(CON COMIDA) 

1 1 1 1 
o- D 

VIERNES DE 17 " 21 H. VIERNES DE 17 A 2.1 H. OTRO 
SABADOS DE 9 14 H. S ABADOS DE 9 13 H. i a a 

DE 14 a 18 H. 

1 1 1 1 1 1 

10.- iQué serVICIOS adicionales desea ría que tuviere la División de Educación 
Continua, para los asistentes? -' ... . 

11 . - Otras su9erencias: -

' .. 

,. 



NOMBRE DEL CURSO --------------------------

FECHA DEL CURSO ___________ ,¡ 
*COMENTARIOS* 



EVAlUAC ION DEL . CURSO . 

,,,• 

e OIIN e E p T o •. 
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_ __: --~-¡· --.-~;-_-~- ;-· - -··"" ------ -

' --,_ ... __ :-· 

-._ .... · ,. ,·, 

.. 

-.- ,' 

.. .. , . 
-·- -

'i . 

L APLICACION I~()IA'JIA DE LOS· Ca'lCEPTOS ~TOS ' 

.. ··· . .. 
2. CLARIDAD CCJ.I QUE SE EXPUSIERCJ.I LOS TEfoWi .. . . 

.. 
" 1 '.'· . ' 3. . GRADO DE ACTUALIZACION LOGRADO EN EL CURSO· •. _. ,. .. 

' 
.. . . : ',•·. .. . . ,., ClMPLIMIENTO DE ~ OB.JETI\OS DEL cWC) " 

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

... .. s. CCM'INUIDAD EN LOS TEMAS DEL CIRSO .. •' ' ... 
.• ' 

-· ... . ; ' . 
6. CALIDAD DE LAS NOTAS DEL CURSO. -

.·. 
7. GRADO DE K>TIVACI~ LOGRADO EN EL CURSO 

.. 

• 
EVALIW:ICJ.I TOTAL 

ESCALA DE ÉVALUACION: · 1 A . 10 

·-· 



4 
-- - - - --. - - ·-- ----- --- ... - --.. 

J 

. . - . ' 

. 
Edu6ai::i6n 

. ··: 
1.- lQué le pareció el ambiente en la División de cóntinua? .. 

~IUY AGRADABLE AGRADABLE. DESAGRADABLE -
: 

.'( ] ' ( '. l [· . - l 
... 

2.- Medio de comunicación por el que se enteró del curso: 

PERIODICO EXCELSIOR PERIODICO.NOVEDADES -. 
ANUNCIO TITULADO DI ANUNCIO TITULADO DI ·FOLLETO DEL CURSO--VIS ION DE EDUCACION VIS ION DE EDUCACION 
CONTINUA CONTINUA 

e l ( ) - e l 
CARTEL MENSUAL RADIO UNIVERsiDAD COHUNICI\CION CARTA, · 

TELEFONO, VERBAL, .. 
ETC. 

( J o ·o •.•. ·· _·._· .· . · ___ .. . . 

REVISTAS TECNICAS FOLLETO ANU/\L CARTELERA UNltM "LOS GACETA 
.. UNIVERSITARIOS HOY" UN JI .M 

e J [ J ( ... J . ·.; ~ -<-~<'.\ B --

. 
3.- l~edio de transporte utilizado para venir al PalaCio de MineríA: 

• 

.. 
AUTOMOVIL METRO OTRO MEDIO 
PART;!;!;;ULAR .. - . -

e J ( ) '. ( ) ·_. ·. . . 

. . 
4.- ll)ué cambios haría en el programa para tratar de perfeccionar el .curso?· 

. . -

: . 

.. 
• 'r.· 

-. 

5.--¿Recornendaría el curso a otras · P~ rsorias _? (. :) SI ( )No 
~ 

• 5.a.lQué periódico niayo_r .frecuencia?· 
.. 

lee con 
. . 

' 
.. 
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.J 6.-' lQué cursos le gustaría que ofreciera la División de Educación Continua? 

. ·. 

'. 

7.- La coordinación académicn fné: 

EXCELENTE BUENA REGULAR MALA 

1 1 1 1 

., 

1 1 l 1 

8.- Si está interesado en tomar algúri curso INTENS!VO lCu1il es el horario m6s 
conveniente para usted? 

LUNES A VIERNES LUNES A LUNES: 11 MIERCOLES MARTES y JUEVES 
DE 9 a 13 H. y VIERNES DE Y VIERNES DE DE 18 A 21 H. 
DE 14 A 18 H. 17 11 21 H. 18 A 21 H. 
(CON COMIDAD) 

1 j D D D 
VIERNES DE 17 A 21 H. VIERNF.S DE 17 A 21 H. OTRO 
SI\BliDOS DE 9 A 14 H. SAl~ A DOS DE 9 A 13 H. ., 

----. " DE 14 A 18 11. 

1 '' .l' '.!. 1 1 1 ' '·,. •. ... ' ' 

' . ' . 
9.- ¿gué servicios adicionales· dcSeniJ.ii que tuVic~Ú! la División de EducaCión 

Cóntinua, para los asistentes? 
:_._, .. , :·, ' 

. 
" 

. 

10.- Otras •sugerencias: 

.· 

. 

"C.· 



FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M. 
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

CURSOS ABIERTOS 
DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

PROPIEDADES DEL CONCRETO Y CONDICIONES DE SERVICIO. 

EXPOSITOR: 
M. EN I. JUAN LUIS COTTIER. 

Palacio de Minería Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 México. D.F. Tel.: 52140·20 Apdo. Postal M-2285 
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CONCRETO 
COMPONENTES 

AGREGADOS 
76 

CEMENTO 

AGUA 

AGREGADO GRUESO 
AGREGADO FINO 

AIRE 

ADITIVO 

1 
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GEJ-I:RALIDADES SOBRE CONCRETO : 

CD.fNTO : 
EL CEMENTO PffiTLAND ~ ES ~ MATERIAL FINAMENTE 

PU. VERIZAOO C(N)TITUIDO POR CLINKER Y YESO, LOS CONSTITUYENTES . DEL .·• :. 
QJN<ER EST AN F~DOS Pffi LOS SIGUIENTES COMPUESTOS QUIMICOS. · ·. 

OXIDO DE CALCIO ..... ~ ... ( C ) 

SILICE. ............. Si02 .. < S > 

ALLMINA ............. A1203.c A ) 

OXIDO DE FIERRO ... ..Fe2o3.< F ) 

LOS CUALES EST AN CONTENIDOS EN LAS MATERIAS PRIMAS USADAS EN SU 
ELABORACIO'J • ESTAS SON : 

. ' 
PIEDRA CALIZA • ARCILLA Y OXIDO CE HlffiRO. 

A ALTA TEMPERATURA LOS COMPUESTOS ANTERIORES F~ LOS Mlt-ERALES 
DEL CLINKER SIGUIENTES: 

ALIT A •...• (SILICA TO TRICALCICOJ ......•.... C~ 

BELITA .... (SILICATO DICALCICOL ....•.... CzS 

CELITA .... (ALUMINATO TRICALCICOL ...••.• C3A 

FERRITA ... (ALUMINO FERRITO TETRACALCICO> .. C4AF 

A LOS CUALES SE LES AGREGA YESO PARA FORMAR CEMENTO : 

YESO ..... caso4.2H2o ... (CaO.S.2H) 

. ·.:- : 
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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 ...•.•... Ca O. 

· OXIDO DE SODIO .•.••• :. Na20. 

C(l\JTRIELCI~ A LA RESISTENCIA Y AL CALOR F'RCOX:IOO 
ESPECIES MKRALES ~AS, CONSTITUYENTES DEL CEl.-ENTO. 

<EDADES TEMPRANAS). 

ESPECit HIDRATO PRINCIPAL RES 1 STENCIA 
MINERAL FORMADO A COMPRESION .... ( 7 O 1 AS ) 

ALI TA CC3SJ TOBERMOR 1 TA ALTA 

BELITA <C2SJ TOBERMOR 1 TA BAJA 

CELITA CC3AJ ETRINGITA + HIDRATO MODERADA 
ALUMINATO DE CALCIO 

FERRITA HIDRATOS DE ALUMINATO ALTA 
cc4AFJ DE CALCIO 

. 

YESO CCS.2HJ ETRINGITA CON C3A --
. 

· .. 
.. .... : 

PCR LAS 

CALOR 
LIBERADO 

., 
MODERADO 

BAJO 

ALTO 
-

MODERADO 

-



' ... : ... 
. ·: ;·. . ·. 

-: . . ' 

. CONTRIBUCION A LA RESISTENCIA Y AL CALOR pRODUCIDO .. POR LAS . 
ESPECIES MINERALES, DURANTE LA HIDRATACION DEL CEMENTO. . 

· CEDADES TARDIAS). 

ESPECIE H 1 O RATO. PB 1 NC 1 PAL RESISTENCIA CALOR 
MINERAL FORMADO •. A COMPRES 1 ON LIBERADO 

:<180 OlAS) ... 

... 

AL ITA (~3S) TOBERMORITA J\LTA BAJO .·:\· 
. •! 

' 
.. 
., ..... 

BEL 1 TA <C2S> TO.B ERMOR 1 TA 
.. 

ALTO MODERA.DO 
· .. · .. ··::· .. . 

. ' 
CELITA <C

3
A). ETR 1 NG 1 TA + HIDRATO SAJA BAJO. :::: 

. · .. :. . 
ALUMINATO DE CALCIO ... 

: ··:·¡::: 
FERRITA HIDRATOS DE ALUMINATO BAJA BAJO ··. ·.·. 

CC4AF)_ DE CALCIO 
• 

YESO e es. 2H> ETRINGITA CON c3A -- -

. i 

RESISTENCIA A COMPRESION· MOSTRAD~ POR LAS FASES DEL CEMENTO 
(Kg/cm ): * 

7 OlAS 28 OlAS 180 OlAS 365 OlAS 

c3s 322 . 466 512 584 

~-c2s 24 42 193 325 

. C
3
A 118 124 o o 

C4AF 300 384 493 595 

* OBTENIDOS DE: BUTT, M.Y., KOLBASOV,V.M., TIMASHEV, v.v .• SYM., 
TOKIO 1968. r ' 



( 

.· 

. ; 
; '¡ .. '. 
:' 1 .. · 
' 
. ' 

·. s·s·rr-··· o" e -r .. . ' • i.:.:l~·~¡.\ ,.,~t.: .... o 

-). CAIITEF:A . · · . . . · CAllYERI\. . ... 
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AHORRO DE ENERSIA EN LA INDUSTRIA DEL CEftEHTO 
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FIGURA 2.1· 
CLINKERIZACION . 
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-s cementos a qu~ se refiere esta Norma deben satisfacer los,requisitos químicos que se anotan en la TABLA 
de acuerdo con su tipo: 

-
1 TABLA 1 . ESPECIFICACIONES QUIMICAS-

TIPO 
COMPUESTOS Y CARACTERISTICAS 

1 11 111 IV V 

::>xido de silicio (SiOJ. min o/o - 21.0 - - -
::>xido de aluminio (AI,O,), máx % - 6.0 - - -
::>xido *rico (Fe20,), máx % - 6.0 - 6.5 -• 
::>xido de magnesio (MgO), máx % 5.0 5.0 5.0 5.o· 5.0 

Anhídrido sulhjrico (SO,), máx % 
Cuando (3Ca0 · Al-,0,) es 8•AI o menor 3.0 3.0 3.5 2.3 2.3 

' Cuando (3Ca0 · AlzO,) es mayor de 8% 3.i.i - 4.5 - -
Pérdida de calcina<:ión, máx % 3.0 3.0 3.0 3.0 3.0 

Residuo insoluble, máx •lo 0.75 0.75 0.75 0.75 .0.75 

Silicato tricálcico (3Ca0 · Si02), máx % (ver inciso 5.1.1.) - - - 35 -

Silicato dicálcico (2Ca0 · Si02), min % (ver inciso 5.1.1.) - - - 40 -.. 
Aluminiato tricálcico (3Ca0 · A1 20,), max % (ver 5.1.1) - 8 15 7 5 

Aluminoferrito tetracalcico más dos veces el aluminato tricalcico 
(4C· Al 20 3 • Fe20 3 + 2(3éao - AI,O:J o solución sólida 
(4C. Ai 2:)3 • Fe,O, + 2Ca0 · Fe20,) max% (ver inciso 5.1.1) - - - - 20.0. 

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 acuerdo entre comprador y fabricante. 

TABLA 2 - ESPECIFICACIONES QUIMICAS OPCIONALES 

·-TIPO 
CARACTERISTICA OBSERVACIONES 

1 11 111 IV V 

Aluminato tricálcico (3Ca0 · AI20,J, máx % - - 8 - - . Para resistencia mode· 
(ver 5.1.1) rada a los sulfatos 

Aluminato tricálcico (3Ca0 · AI,O,J. máx % - ·- 5 - - Para alta resistencia a 
(ver 5.1.1) los sulfatos 

Suma de silicato tricálcico y aluminato tricálci- - 58 - - - Para calor de hidrata· 
co, máx % (ve_r 5.1.1) (ver) ción moderado 

5.1.3.1 --
Ale. ;Jales (Na20 + 0.658 K,O), máx o/o 0.60 0.60 o:6o 0.60 0.60 Cemento de bajo cante· 

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 90 days 1 year 6-f years 

3Ca0. Si02 \ 58+8 53+11 90±7. 104+5 117+7 117+7 
2Ca0. Si02 
3Ca0 . Al203 · · 
4Ca0 . Al203 . Fe203 

. 12±5 ·, 10±7 25±4 . 42+3 54+4 53+5. 
212+28·372+39 329±23 ~11+17 279±23 328+25 

.·.· 69±27118±37 118±22 98±16 90+221.11 t24 

CLASIFICACION DEL. CEMENTO PORTLAND NOM-C-61 

TIPO NOMBRE 

-
1 . COMUN 

11 MODIFICADO 

111 

. ' 

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 CONCRETOS EN LOS RAPIDA 
RESISTENCIA 
ALTA 

QUE SE REQUIERE UNA ALTA RESISTENCIA' A 
TEtvlPRANA EDAD. . . 

IV 

V 

BAJO CALOR 

RESISTENCIA 
ALTA A LOS 
SULFATOS 

CUANDO SE REQUIERE; UN REDUCIDO CALOR DE 
HIDRAT ACION. 

CUANDO SE REQUIERE UNA ALTA RESISTENCIA . A 
LA ACCION DE LOS SUL..F ATOS. 

-· 
·:· .. 
•.:.: 
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------------------------------------------------
VALORES TIPICOS DE· COMPOSICION PROMEDIO DE LOS COMPONENTES DE: .: .. 
CEM:NTO PORTLAND DE DIFERENTES TIPOS: ( /.) 

'.', 

CEMENTO 
1 

c3s¡ c2s¡ c3Aj c4AF ¡es 1 cao¡ M90j Pe 
i .. 

TIPO 
49 25 12 8 2.9 0.8 2.4 1.2 

1 1 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. o 
V 43 36 4 12 2.7 0.4 1.6 1. o 

•· i 
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' . ~.:.; ·:·::: ·, -:-. 
. ' Diferentes Tipos de Cemento 

50 • 
Tipo de cemento ... 

E 
. . o 

-.. z 
40 ::;¡; 

e 
o() 

o 

~ 
~ 

·¡;; 
<1> 
~ 

EX> 
8 ., 
a. 

-~·20 
e .. .. .. 
'i 

~--
~· 

~· ,_.,.--lJ# ~,. / /~'-' ' , 

~ 
// N ' 

;.":17/' 
,~, / 
~ • 
,/ 

a: 
() 

'/' 
1:. 
.. .. 

14. 28 90 180 

1- 490 

~ 
_ ......... --:.;;;; 
.... ~-

.-.#!! 
~ .. ,._;o..oo -rr 

---

1 2 
años 

420 

350 

280 

210 

140 

70' 

o 
5 

... 
E 
u -.. 
Cl 

:.¿: 

Edad. (esca.la logan'tmical 
Desarrollo ·de ·resistencia de concretos 

con cementos de distintos· tipos.·· 
con 335 kg/m3, elaborados 

.. 
E -z 
¿: 
e 

:Q 
"' <1> 
~ a. 
E 
o 
u 
~ .. 
.!! 
~ 
<1> .. 
"' ·¡;; ., 
a: 

60 

1 1 '. 
Tipo de cemento· ------ - -...... - ~-

560 

50 
. ... . ~ ·-~---~ ·m,. ,. ... , [,/% ~-:; 

40 

30 

20 

10 

,,. 
• , 

. / llj~7 , , l/ r¡f , 
~/ / / , 
~/ , 

/ , , 
/ / 

1 

~ ··? 1 ·' 

~ ..:::; ,. e:..- .ISl 
' 

o 
1 
di' a 

. 3 7 . 28 3 
d(as d{as d{as meses 

Edad (escala logar{tmical 

1 
año 

420 

280 

140 

o 
5 

años 

. : 

... 
E 
u -.. 
Cl 

:.¿: 

Desarrollo de resistencia de concretos con una relación agua/ ce
mento de 0.49, elaborados con cementos de diferentes tipos. 

¡ __ ... 1 •. 
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m.erTO TIPO 

11 

111 

IV 

V 

i '· .· ' 

·, ·. : 

-------------------

PROPIEDADES FISICAS DE LOS CEMENTOS PORTLAND~ 

FINURA ~IMO CNOM-C-1> 
(cm jg) 

2800 

2800 

2800 

2800 

··:. 
. ;. : 

-·· 
. :·: ·, 

.. -:_· ....... '. 

"'" . 

RELACION ENTRE LA RES.ISTOCIA DEL CONCRETO A DIFERENTES EDADES Y LA 
F~A DEL CEMENTO. 

"' E 
~ 

z 
~ 

~ 

:Q 
V> 

"' ~ a. 
E 
o 
u 
~-

"' .!!! 
u e 
"' ~ V> 

V> 

"'-a: 

50 

40 

30 

20 
150 

1 año 

cjJ díaS zB días 

~ - . 

~ 
~ 

200 250 

Area específica (Wagnerl m2fkg. 

(! 

490 

420 

.... 
E 

350 ..<::. 
O> 
~ 

280 

210 

300 

• i 
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EFECTO DE LA SUSTITUCION DE CEMENTO PORTLAND POR PUZOLANA SOBRE LA 
RESISTENCIA DE CONCRETOS 1 : 2 :4 : 0.6 ALMACENADOS EN AGUA A 18 °C · 

'l.,· 

/. DE RESISTENCIA 
DE ESPECIMEN YS A • 

CEMENTO PORTLAND 700~-~:::::::::::;:::::--.... 

20
700. 
o 

60PORTLAND CENENT40 
40 PozzoLANA 60 

COiviPOSICION DE ESPECIMEN (/.) 

., .. 
' · . . . ~ .... . ' . 

. :¡·~:· . 

. :.·. 

'· .. · . 

. .-·· 

. ·,:: . 

DESARROLLO DE RESISTENCIA DE UN CONCRETO HECHO CON CEMENTO PORTLAND 
Y CENIZA VOLANTE. 

.. .._ ·- ·--····-··. ··-----···-
40 

30 ... 
E .... z 
~ 20 
"' 'ü 
e ., -

V 
. - ~- -- r---

r-~ r 
l. ~-r--N. Concreto con cemento portland · · 

ordinario 1 · 1 • 1 J . ~. Cemento portlanly ceniza volante . 
Cilindros J 1 .. . 

f.- de . . . 
prueba corazones · 

(150x 300). de carreteras existentes 

mm. (150 x 230) mm 

350 

280 

210 ... 
E 
u .... 
c:n 

140 ~ 

"' ·;; 10 ., 
a: ' 

70 

o 2 3 1 
o 

Edad- Años f'L 
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RESISTENCIA DE LOS CEMENTOS· PUZOLANICOS AL AT AOUE QUIMICO. 

RESISTENCIA AL ATAQUE DE SULFATOS. ' . 

. : · . 

.. 
. ·- .. 

-.. ; :·. ,·.,_ 
LOS CEMENTOS PUZ-1 Y PUZ-2 PRESENTAN MAYOR RESISTENCIA AL ATAQUE DE:' 
LOS . SULFATOS EN COMPARACION . CON LOS .•. CEMENTOS . PORTLAND. EU, 
INCREMENTO DE RESISTENCIA A . LOS SULFATOS Y AL AT AOUE DE AGUA DE MAR' · 
HA SIDO SUJETO A DISCUSION, SE ATRIBUYE A LA REMOSION DEL HIDROXIDO,.. 
DE CALCIO FORMADO EN . LA HIDRA T ACION DE . CEMENTO PORTLAND POR. ·. 
COMBINACION CON LAS PUZOLANAS. : .. , . 

. • .. ··.- . 
·-·-;._ ... 
...... -.. : .. -· 

CONTENIDO DE CAL LIBRE EN MORTERO 1::3 CEMENTO-ARENA. ... 
2-5r-----·------~--- .. ·. 

PORTLANO Cé{'1ENT 

.,. ·.: 

/. CAL LIBRE 

.. 

' 

EDAD EN DIAS (ESCALA LOGARITMICA) 

' ' ' 

LAFUMA**· SUGIERE QUE LA COMBINACION ENTRE UN COMPUESTO INSOLUBLE 
DE CEMENTO SOLIDO, Y UNA SUST ANClA EN • SOLUCION SIEMPRE CAUSA 
EXPANSION. ES BIEN CONOCIDO QUE LA SOLU~ILIDAD · DE C C3AH ) • LOS 
HIDRATOS DE ALUMINATO QUE POSTERIORMENTE SE CREE REACCIONAN CON EL 
YESO, ES MUY BAJA EN SOLUCIONES CON CAL ( Ca(QH) 2 ) Y AL DISMINUIR 
ESTA AUMENTA LA CONCENTRACION DE LOS HIDRATOS Y POR CONSIGUIENTE 
PRODUCIENDOSE ETRINGIT A EN SOLUCION SIN PRODL)CIR EXPANSION. 

13 • 
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Ca O 

Oxido de calcio 

+ 
Si02 

Oxido de silicio 

Cementos 

. Portland 

"ortland Tipo 1 

Tipo 11 

Tipo 111 

Tipo IV 

Tipo V 

Blanco 

Flg. 1. Cementantes hidráulicos. 

+ 

+ 

Al20 3 

Oxido de aluminio 

Adición 

activa 

Cementos 

· espe.c.iales,., .. 

Cementos aluminosos 

Portland puzolana 

Portland de escoria de 

alto ·horno 

Cementos para pozos petroleros 

Cementos de albañilería o morteros 

Cementos expansivos 

• 
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·. CEMENTOS PUZOLANICOS. 
' 

CEMENTO PUZOLANICO. . 

ES EL CONGLOMERADO· HIDRAULICO, .INTEGRADO POR LA MEZCLA 
CEMENTO PORTLAND Y PUZOLANA, PUDIENDO ADICIONARSE ESCORIA 
DE ALTO HORNO Y SULFATO DE CALCIO. ( NOM-C-2 );' 

·PUZOLANA. 

..... 
. ·, ;.:· 

. ·, ... ;'' 
. : ·. ,•, .'. : ..... :_:. 

. . ·-·: ,' ... ; :-:: .. 
. . . ..... 

. . ' 
' . 

. . ,···: 
·,,:. ':·-

INTIMA DE:·:·:\/ , 
GRANULADA :_·.:: .. ·. 

MATERIAL SILICEO O SILICO-ALUMINOSO, QUE EN SI POSEE POCO O NINGUN · 
VALOR CEMENT ANTE, PERO QUE FINAMENTE MOLI[)O Y EN PRESENCIA DE 
HUMEDAD REACCIONA QUIMICAMENTE. CON EL ·. HIDROXIDO DE CALCIO . 
A . TEMPERATURA ORDINARIA, PARA FORMAR COMP\)ESTOS CON PROPIEDADES 
CEMENT ANTES. ; 

[ 

NATURALES. CENIZAS O TOBAS VOLCANICAS, ZEOLIT AS . 

. TIPOS . 

ARTIFICIALES. BURNT CLAYS, FL Y-ASH, SILICA FUME, PIZARRAS 

TIPO 

PUZ-1 

CALCINADAS • 

CLAS 1 FICAC 1 ON DE. LOS CEMENTOS P-QRTLAND PUZOLANA 

APLICACIONES 

. PARA USO EN CONSTRUCCIONES DE CONCRETO EN 
GENERAL. 

PUZ-2 PARA USO EN CONSTRUCCIONES DE CONCRETO EN .· 
DONDE NO SON REQUERIDAS RESISTENCIAS ALTAS 
A EDADES TEMPRANAS . 

15 .. 
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.. '· 

CARACTERISTICAS DE .. LOS CEMENTOS PUZOLANICOS: 

: ., :·: ... 
l . : ... ·: : ... 

.. \ . 
.... . 
. , .. 

. ·:: ·,: . 
. . . .. 
. . . 

. . ....... . 

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 LA PUZOLANA ACTUA COMo .. ·:· . 
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 DEL CEMENTO. . .. 

'· 

RESISTENCIA A COMPRESION ·DE CONCRETOS CON CEMENTO PUZOLANil 
RELACION 1:2:4, W/CC +· P) ::: 0.611, CILINDROS PE 8 x 4 PULGADAS Y . 

: · CURADOS EN AGUA A 18 ·C. (.lb/in-z) • 
. . ~ i 

. 

CEMENTO 3 O 1 AS 28 OlAS 6 MESES 1 AÑO 5 AÑO: 

100 ;. e . P. A . 121 o 3345 4400 4560 5540 

.. 
¡ . 

; !.·: 

60 7. C.P.A y 
40 l. PUZOLANA . 660 2230 ~5.35 4290 5790 
BUENA 

60 l. C.P.A y 
40 l. DE PUZOLANA 670 2000 
POBRE 

3Q90 3345 .· 4230 

e-CEMENTO . 
P-PORTLANO -
A-TIPO ESPECIFICO DE CEMENTO. 

. :' 



-CEMENTO. 

-AGUA. 

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

MATERIALES PARA CONCRETO 

F ABRICACION. 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 GRANULOWiETRIA, 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 LA TRITURACION DE 

ARENISCA CltElRADIZA (ASTM). 

-ARENA MANUFACTURADA. MATERIAL FINO QUE RESULTA DE LA 

TRITURACION Y CLASIFICACION (CRIBADO U OTROS tv1EDIOS) DE ROCA, 

GRAVA O ESCORIA DE ALTO HORNO. 

LA ARENA DEBE PASAR LAS PRUEBAS DE EST ANDAR DE CONSISTENCIA, 

IMPUREZAS ORGANICAS y MATERIALES DELETEREOS QUE PUDIERAN 

REACCIONAR DESF A VORABLEtv1ENTE CON LOS ALCALIS DEL CEMENTO. 

i}-

. . ·,. 



-MODULO DE FINURA (MF). ES UN INDICE . PROPORCIONAL AL TAMAiiO 

PROMEDIO DE LAS PARTICULAS DEL AGREGADO EN PRUEBA. \ 

~ .. 
-PRUEBAS DE IMPUREZAS. CONTENIDO DE: GREDA, ARCILLA, MICA Y .. 

MATERIA ORGANICA. PARA 

MAXIMO 3/. DE GREDA. 

(PARTICULAS DELEZNABLES). 

CONCRETO 

-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, 

CEtvENTO 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 EXIS1ENCIA 

DE REACCIONES DESFAVORABLES CON 

LOS COMPONENTES" DEL CEMENTO. 

-PRUEBAS DE ADSORCION. DIFERENCIA DE PESOS ENTRE MUESTRA 

NORMAL Y SECA • 

PRotviEDID DE ADSORCION ARENA 0-2 f. EN PESO, PARA GRAVA NO 

MAYOR DE 1 /.. 
GRAN POROSIDAD Y AOSORCION DE AGREGADOS · REDUCE LA DURABILIDAD 

DEL CONCRETO. EFECTO DEBIDO A CONGELAMIENTO Y DESHIELO. 

/~ 

. ,'·.'.': 

.. ,., 
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' 

T A B L A 2 

F'R I I~C I PALES PRUEBAS A LOS AGREGADOS 

PARA CONCRETO 

PrLteba · Especificacion 

------------------------- -------------------------
Colorimetr·ia. A S T M e 40 

.I ntemper i smo A S T M e 88 

F'er·d idas PO~"' lavado A S T M e .117 

Piezas planas .y/o alar'gadas e R D e 119 

F·at~·ticLtlas 1 i ger·as A S T M e 123 

Densidaj y abso~ ... c ion de gr·ava A S T M e 127 . ' 

Densidad y ab so t"'c: ion de at"'ena A S T M e 128 

Ab.r·asion de agr•egado gr--ueso ha.sta.ll/2 11 A S T M e 131 

Abt"'as ion de agr•aagdo g r·ueso hasta 311 A S T M e C'"..,.IC' 
...J...:•..J 

c. 
Gt"'anu 1 omet t-. i·a A S T M e 136 

Dur·e::a al r·ayado A S T M e 851 

Humedad en ar·ena y gt"'ava A S T M e 566 

i'f 



T A B L A 1 

CARACTERISTICAS DE LOS0 AGREGADOS QUE INCIDEN EN LAS 

PROPIEDADES DEL CONCRETO . \. ----------------------·------------------·------·---------------
' Prooiedades del concreto Caracteristicas de los 

agregados 

Durab i 1 idad Composicion mineralogica 

Resistencia Te~tura superficial 

Cambio de volumen Dureza 

Peso especifico Modulo de elasticidad 

Modulo de elasticidad. coe~iciente de dilatacion 

termica 

Resistencia al desgaste Resistencia a la tension 

Dosificacion Particulas friables 

Tt'aoa j ab i l i dad 

Bomoeabilidad Pe:"meab i 1 idad · 

Acabado del concreto Estructura de los poros 

Tiemoo ~e it~aquado Estabilidad de volumen 

E::Lidacion Gt'anulometria 

Economia Tamano maNimo 

Finos 

Fot'ma 

Estabilidad quimica 

Sales solL!bles 

Adherencia en los granos 

Partículas de arcilla 

Materia organica 

Sensibilidad al agua 

Solubilidad en agua. 

j.l.c.c 



:v& dJ ~JÍibre· lil 1987 · GACETA OFICIAl DEL DEPARTAMENTO DEL D.F. : .1 L 1 1-3 5 '~63' 

.,, ... ' ; .. t. t .. _. • : J h.2 Acúo : metro y cerrapondientes a lma mi- . remesa; de cada 
·' • • 1 • '.i.>!: ;,, provee~or, oe tomará un espécimen para eaaaye de.ten• 

El acero ele refueno y especialmente el ele pr .. fuerzo aión y uno para ensaye ele doblado, que no sean de loo· 
y l01 duct01 de poaten•ado ~ben protegerse duranie •u . : extremo•' de ~arras completas; !u .. corrupciona M po-

'·tranoporte, manejo y almacenamiento. ·. '' 1 i drin revisar en· uno de dlchoi;eopecfmenea;, Si .algún 
··--•J . 1·- ·.-. ¡IIJL ..•.. 

. ' Inmediatamente antes de au .;.,loéaci6n ee revisará que 
el acero no haya oufrido alp:ún daño, en· especial deapu& 
de un largo periodo de almacenamiento. ·Si ee juzga 
neceaario, oe realizarán ensaye~ en el acero dudoao. · 

' ~c!men ·presenta defecto. auperfic:iales, ·puecle·,cleocar. 
tone y sustituirse por otro .. :·• • · ·' ·'· · -~ .. 

lt •. !l·.=~~·n'i' ·. · ..• ; ... .. _,,; ... :: ..• "'· · .t~ 

·Cada lote definido. aegún· el· párrafo anterior : debe 
·quedar perfectamente identificado y no oe utiliaará en 
tanto 110 ee acepte ou empleo· con I.oe en raulta.Li. de 

Al efectuar el colado el acero debe atar exento de loo e~~uyeo. Eatoo ee realiaarán de -mao ..,.. lá Mn~~A · 

ar- aaeita, pi111taru, pol•o, tierra, Oltiduión ncain · NOM Bl72. Si el poi'I>OIItaje ~e alarpmleato de: aJsún 
'1 ~ IUOlanda que reduzca ou adhenDcia coa el npidmen ·en la pruebe de lelllión a mt110r que el eope-
••• cto. cif..:ado ea la..,... NOM reopectin, y aclemá, aJsuna 

. · . · · parte ele la fradlm ~ fuera del tercio medio de la 
No deben dohlane. barru parcialmente ahogadu en . · loqitud calibrada, 18 permitirá repclir la- prueba. 

concreto, a menoa que oe '-')u medidu para evitar · . _, :·, .. ,.. i ··Lo, .• ''""'' 
que oe dañe el concreto vedllo. En auatitución del control en obra, el cO.i ¡ J.le 

.. · ·''·· . ' · .. •' "' · ·•• ... en Seguridad Estructural, o el Diredllr de Olon, -.lo 
. . Todos los dobleces ae ~ ea frio, ncq>to cuando ·>. no oe requiera correiporiaable. podrá .-.-. la pnlllfa 
·el eorreoponaable en ~ti. Eatt--ol, • ol Dlred.: '"eacrita. del fabricante de ·que el - ...,.,: COil la 

de Obra, cuando no ae •eq&Aa dte ~ pcnu , norma ccirreapondiente· .., .• ..., «ü.;ri la f-.a de 
calentamiento, pero no ae • · ;, á ...., la ¡e Mlin revisar que ee cumpl..: loo · · ..¡. · oula para el 
cid acero se eleve a más a la que CVIidlj>Clllde • • acero, atablecidoo ea S.l. 
eoior rojo café ( apnmaul ente 530"C) á no eotá 
tratado en trío, ni a máo a 400°C ea c.> cotltlaiu. '· · · • ¡ ,L 

No oe permitirá que el enfri&~~~iento - rípi.lo. ll.ll 
.l . . ' ! ' 

Loe tendones de prafuersó que presenten ...... ~-
bla concehtrado no oe debell tratar de endereaar, liooo 11.3.1 1\Ceteri&leo co .. 1 1\ltl .• :. ·. l 

que "" rechazarán. 
.;. ' · ' • La calidad y pnopordona de loo 'materiald COtiiJ'O' 

D acero dthe oujttarae ea au altlo con amarres de · nentes del concreto oerin tales qae ee logren la resM
al&mbre, oilletas y M¡>Madora. de resistencia y en nú· tencia, deformabilidad y durabilidad n..,...riaa. 
mero suficiente para impedit 1110Yi•; 1~ .durante,el·· ·. _ ... , .-. · .. : · ·-.: .. -.. , . ;_~;·-...,_.,;.:;: •. •~··; ,.-;'i 
colado. '···' · ··La calidad de loa materiala·c a¡ o • ~

rificaroe al Inicio de la obra, y •a Wa .,_. emta 
, , . Antes de calar debe cOII.,roMne ,... tode ol acero aoapecha de cambio ea 1M car-•ioliew .. lao • _ I:L .. M coloéado ...... litio ~ aaoerdo """ loi ,._ ... '·!o haya cambio de ... ,..... .. . • -,.. AlB-a de 

, .. tructuraln y que oe encioéntra eol're<h- •jeto: :·. · lu pr"''hlal• t1e 1ao ac•+••• ,..._. ~ ?et{. 

- ·. flcane ..,. _,.... fue e oáa - • Wc. a COiliÍDU&• • 
• 

1 ci6n. ·. · ·. · ··· ":' .. • • -~~ ~- -· ... '·'' .. 'i .... 

Control tll ka obrtJ " · '· · ··· ::. • ••. ;¡ . ''"1 "'" .. , • . . ! 

.. , ; r· 'l 1 · · ·· ' ' · - . ' ' · 
• · · El' : 1 d t 'l l _......:.:, ,~,' l . Coefidoate nt ft: ..... la ama' ' Una na por ma 

&cero e re ueno orn nar o IC IOmr.wn • COfttro ' ~u 1 .•. 
upiente.porloqueoerefierealcumplimÍIIIbtalareo- ,,,¡,M, · .. , , .. :.• .. L ···n' ., M''·,,,· ..... ¡ .• :.•.• 

· NOM · atena que pua ,. ma a NO . . : . · 
pectin Rorma • · - .:;a . '" !.t~·~·:,,:. 

· "··' "· .... ,., ... ,:, F 0.075 (No. 200) en la arena y · 
• · .. Para cada tipo ele harru (lamlnadu en caliente 0 tor• _,. 1 contraoci6n lineal de loo finoo .. cle. ,, ...• ¡ , ,.•• · 
''clclaa en !rlo) M procederl eomo aigue: ., .,, •il!booagregadoo .•. ,! '''"' r••,. Uaa_n:lporma 

· ·r.__ ..•.. ·. · . •. t -~,r···)iii~k·:ií·h~.:~ ,-.. . ,;!.;: --,~; -.:·,,'-'r\' ~.,.¡~¡.~¡:·.--;it .. ~·- .. 
• · De teda lote de 10 Ion ofrace16n, formado por .barru .;1;! La.ftrlficacl6n de lá calidad de lcia ~ compo-
. de una mluna marca, un mlamo ~ado, un m lamo diá· . : ·nentes oe realisari &Dial de uaarloi, ,• partl~, ~ .mueottu • 

.:ll 
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''tomadaa del aitio de suministro. o del almacén del pro· 
· ductor de concreto. ·:·· 

l .... 'J.l ,, . ·: ,. 

···: A juicio del Corresponoable en Seguridad Estructural, 
o. del Director de Obra, cuando no se requiera corres· 
ponaable, en lugar• de esta. verilicación podrá admitirse 

Propiedad 
. :.. f. 1 .• ~ ' ~ · .. •' .. 

. , :Coeficiente volumétrico de la gra~a, nún 
.... 

· ·• Material más lino que' la malla No 200, en la arena, 
· . .-!~ porcentaje máx, en peeo •,'' 

. '· ,' '· 
Contracción lineal· de los linos de loa agregada~ (are· 
na + grava) que pasan la malla No 40, a partir del 
límite líqui~o, porcentaje máx 

Loo ILmites ankriores p~ JDOdilicarae si oe coal· 

prueba que con loo """vOl volores oe obtiene concreto · 
que cumpla coa los requisitos de módUlo de elasticidad, 
contracción por secado y deformacióa diferida estableci· · 

<.··, 

11.3.2 Control del concreto fresco 

. ·: 

la garantía escrita del fabricante d.I concreto de que 101 
materiales cumplen con loa requi.sitoa aquí aeñalad01• 

. LOs materialea pétreoa, grava y arena,. deberán cu;,.. 
plir con loa requiaitoa de ia norma NÓM e 111, oon laa 
modificaciones y adicionea indicadas a co.ntinuación 

1 Concreto 
dueJ 

~ .. 
0.20 

15 

2 

'·' 1 
Concreto · ·, 

. ''1' clase 2 ., . ' 

. ,, 

15 

doo en 11.3.3. En tal caao, lo. n"""os límites oerin 1.,. 

que oe apliquen en laa· nrilicaciones menaualea que ae 

mencionan antes en el· pt'eseute incoo. 

Al concreto fresco se le harán pruebas de revenimiento · cuenda qoe oe iDdica a· continuación: 
y ps> volumétrico. Estas prueb&a se harán co~ la .fre· 

Ftee~acia 

Prueba Preu~«clado Hecho en obra . 

ReYenimierito del concreto, mues
treado en obra 

Una vez por cada entrega eJe concreto Una vez cada cinco molt~,... 

Peso volumétrico del concreto !res· 
co, muestreado· en obra 

U na vez por cada día de colado, pero 
no _,.,. de una por cada veinte 
metroa cúbiooe 

Una . ns por cada día .de colado 

· ., El revenimiento será el mtntmo requerido para que . 
, . el concreto fluya. a través de lu barras. de refueno o 
,. para ..,.., pooeda oer bombeado. en su caoo, MÍ como po1ra 

lograr un aspecto satiofactO'I'io. Los con<:retoa que oe com· 
' po1clell por medio de vibración tendrán an revO!limiento 

,. nominal de lO cm. Loo concretos que oe compacten por 
caalqllier otro medio diferente al de vibncióil o oe colo· 
q""" por medio· de bomba tendrán un revenimiento 
nominal máximo de 12 cm. 

comparendo con b. 'Valores dados ea e: párrafo anterior, 
en tanto que laa de.ás jriupiedadea, inchoyendo 1M del. 
conereto endurecido, oe deterwoinariÍil .., .. _,. tle 0011· 

creta que ya lo induyaa. 

Esta prueba deberá efect•rae de &<:Uerdo coa la nor· 
má NOM e 156 y el valor detenniMdo deberá ~· 
dar con el especificado COil la sig~ieates !oler~: 

ReYenimiento, cm Toler&Dcia, cm 
Para incr........Ur los revenimientos antea oeiialados a 

,., .. fm de facilitar aún mis la colocación dd concreto, oe menor de ll ,:: ,,1.5-
::2.5' .... podrá, admitir d uso de aJitivo auperfluidificante. La 5 a 10· 

i aceptación del concreto en cuanto a revenimiento te l¡ari 
. " .. ''previamente a la incorporación del mencionado aditi'Jo, ··'. .,·: mayor de. io 

... ·-.. ~ 

::2:2 

\ 
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·, D peso volumétrico del concretO fre&:o se determinará 
'de acuerdo con la nonna NOM C )62. El peso volumé· 

trico del concreto clase 1 será superior a···~·· 
· y el de la clase 2 estará comprendido entr 

11 

1 1.3.3 Control del concreto endurecido 

. " '1 La calidad del concreto endurecido "" verificará me· 
diante pruebas de resistencia a cOmpresión·. en cilindros 
'fabricados, curados y prohados de acuerdo· con las nor-

111&5 NOM C 159 y NOM C 83, en un laboratorio acre-
. ditado por el Sistema Nacional de Acreditamiento de 

Laboratorios de Pruebas (SJNALP) .. 

Cuando la mezda de concreto se· diseña para Obtener 
la resistencia especificada a 14 días, las pruebaa ante· 
riorea ee efectuarán a esta edad; de lo contrario, les 
pruebas deberán efectuarse a los 2Íl días de edad. 

Para verificar la resistencia a compresión, de e >n<:reto 
con las mismas características y nivel de resisten<:~- ec 
tomará como mínimo una muestra por cada día de co
lado, pero al menos una por cada cuarenta metros cúbi
cos de concreto. De cada muestra se fabricará y ensayará 
una pareja de cilindros. 

Para el cÓncreto clase L ·se· admitirá gus la rssj;tsp· 
cia dsl cgpq;to cumple sgg la rrijgrgsje -gpg;jfjrpde 
t' si ninguna pueja d' ciFn 6 n a, 'T' rrh'rrd· 
media .inferior a e,. ~5 kg/cri1 2; y además N 19' nrq. 
msdjgs ds 'fSiilitsiQcia de todos los cpphmtm de ·trp p•· 
rejas consecutivas. oertensciegtes g gg al mjemo ·dí e de • 

colado, no son menores que f/ . 

. Para el concreto clase 2, ·se admitirá que la resisten
cia del concreto cumple con la resistencia esPecificad~ 

Módulo de elasticidad a 28 días de edad, kg/cm2 , mín 

Contracción por secado después de 28 · días de curado 
húmedo y 28 dí., de secado estándar, máx 

.; 

Coeficiente de deformación diferida después de 28 díaa ele 
curado y de 28 día• de carga en condiciones de secado 
estándar, al 40 por ciento de au resistencia, míx 

A juicio del Correspon!lahle en Seguridad E..truc:tural, 
o del Director ele Obra, cuando no se requiera Correa- . 
pon .. ble, en lugar de nta verificación podrá admitirse 
la garantía eacrita del fabricante del concreto. de que eate 
material cumple ·con los requisitos antea mencionados; 

... ·:: .. ------

f'0 si ninguna· pareja de cilindros da· una resittencia 
media inferior a f's 50 kf5!cm 2, v, ·ademMz si los·pro
msdjoa d; Hü'in'GPs¡' ds rgdm lgp sqp jngtm de 'tt' pp· 
_rejas consecutivas. pertenecientes o no al ·mipng día ds 
€C''dO PO MP mcgg•c que t' 17 kzlgp' . .. ·:· 

· ... ·. . ... 

Concmo claee 1 Concreto clase 2 ,_.,. 

.;; ..... 
. ' ·-'. ..: 

·~ ; 

:111:'. ·, ... 
. ··' 

11.3.4 Transporte ·. ·.· ; 

·. · ·· ... ·-.:: ·'!' 1:~ r.1 t 
' • 1 

, Lo~ m~todoa que ae empleen para tranaportir el con· 
c~eto serán· tales que eviten la aegr~gaci6n o p~rdida de 
sus. ingredientea.-i :•' ... ~ .... ¡ ··: · .. , -~ ·' :.t .. -,, 

... , ...... ': .. ,. ,,¡ 

.. 
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS DE LOS AGREGADOS EN EL 
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

Carlos Javier Mendoza E. 

Introducción 

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

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

Influencia de la forma·y textura del aaregado en la trabajabilidad y 
resistencia 

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

La contribución de la fonna 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 las partículas y la matriz de cemento. De igual fonna, una 
superficie de contacto más grande en los agregados angulosos significa 
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se h~ 
ce una estimación cuantitativa de la ,nanera en que la fonna, la textura 



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

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

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

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

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

La forma del agregado influye en la bombeabilidad de una mezcla,en general 
son preferibles arenas naturales y gravas redondeadas a los agregados tri 
turados, pero puede hacerse una mezcla con características adecuadas pa
ra ser borrbeada con una combinación apropiada de fracciones de agregados 
triturados. 

Si la superficie del agregado es porosa los huecos internos pueden no es
tar totalmente saturados aún cuando estén completamente humedecidos. Cua~ 

do se aplica la presión en la línea, el aire en estos vacíos 
y el agua se introduce en los poros, dando como resultados 
mezclas sean más secas y poco manejables. Si se suspende 

se contrae 
que las 
el 



~~~--~-~-~ ----------

bombeo y se libera la presión, se ~libera también el agua de los al:)rega
dos; esta agua puede arrastrar materiales finos, fonnando un tapón cuan
do se reinicia el bombeo. 

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del 
concreto 

L~ resistencia a compresión del concreto no puede exceder a la del agre
gado con el que se fabrica. Sin embar-go, la resistencia a compresión 
del agregado tal como se encuentra es difícil de detenninar y la infor
mación requerida tiene que obtenerse através de pruebas indirectas: re
sistencia a compresión de ~uestras labradas de la roca, valor al aplas
tamiento del agregado grueso, o comportamiento del agregado en el concre 
to. 

Lo anterior implica que se deben hacer algunos ensayes previamente con 
el agregado que se pretende usar y compararlos con la respuesta de otros 
concretos de ca 1 i dad conocida. . Si e 1 aaregado bajo ensaye conduce a una 
resistencia a compresión más baja que la del concreto de referencia, y 
en ~articular si numerosas partículas ind:i,viduales de agregados aparecen'' 
fracturadas despues ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia del 
agregado es inferior a la de la mezcla de concreto a la cual se le incor 
paró, oor tanto, tales agregados solo deben usarse en mezcla de baja re
sistencia. 

Una resistencia inadecuada del agregado representa una limitación ya oue 
las propiedades del agregado tiene cierta influencia en la resistencia 
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 resiste!!_ 
cia uel concreto es cualitativamente la misma, independientemente del 
proporcionamiento de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre
sión o tensión. Es posible que la influencia del agregado sobre la resi~ 
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecánica del 
agregado sino también, y en grado considerable, a sus características de 



absorción y adherencia. 

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

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

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

La influencia del tipo de agregado grueso en la resistencia del concreto 
varía en magnitud y depende de la relación agua/cemento de la mezcla. 

'1 
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Para relaciones agua/cemento inferiores a 0.4 el empleo de agregados tri 
turados ha dado como resultado resistencias hasta 38 por ciento superio
res que cuando se emplean gravas redondeadas. Con incremento en la rela 
ción agua/cemento la influencia del agregado disminuye, posiblemente de 
bido a que la resistencia de la pasta misma es determinante, y a rela
ciones agua/cemento de 0.65 no se observa diferencias entre las resis" 
tencias alcanzadas con agregados triturados o gravas redondeadas. 

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

Influencia de los agregados en el módulo de elasticidad del concreto 

Las propiedades de los agregados también influyen en el módulo de elasti 
cidad del concreto; mientras más alto sea el módulo de elasticidad del 
agregado, mayor será el módulo de elasticidad del concreto. La forma 
de las partículas de agregado y sus característic~s superficiales pueden 
influir también en el valor del módulo de elasticidad del concreto y en 
la curvatura de la relación esfuerzo-deformación. ,. 

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

zón para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto) 
se debe a la presencia 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 pro'gresivamente 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
pidamente que el esfuerzo promedio aplicado y la curva esfuerzo-deforma
ción se hace cóncava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plástico. 

La r.elación entre módulo de elasticidad y resistencia depende también de 
la proporción de la mezcla (el agregado por lo general tiene un módulo 



mayor que el de la pasta de cemento) y de la edad del concreto; a edades ma

yores (mayores resistencias) el módulo se incrementa más rápidamente que la 

resistencia. Esto se muestra en la fig 3, la cual también da resultados pa

ra concretos hechos con agregados de arcilla expandida. El módulo de elas

ticidad del concreto de agregado ligero no se incrementa con la resistencia 

en la misma proporción y su valor está entre 40 y 80 por ciento del módulo 

del concreto de agregado ordinario de la misma resistencia. Dado que el 

módulo del agregado ligero difiere poco del módulo de la pasta del cemento, 

la proporción con que se encuentra en .la mezcla no afecta al módulo de elas

ticidad de 1 os concretos de agregados ligeros. 

Influencia de los agregados en la contracción 

Los agregados restringen la contracción que se puede presentar. El tamaño 

y granulometria del agregado por ellos mismos no influyen en la magnitud de 

1 a contracción, pero un agregado más grande permite el uso de mezclas más 

pobres y origina, por tanto, una contracción menor. 

Similarmente, para una resistencia dada, el concreto de baja trabajabilidad 

contiene más agregado que uno de alta trabajabilidad hecho con agregados del 

mismo tamaño y, como consecuencia, la primera mezcla presentará una contrac

ción más pequeña. 

La influencia combinada de la relación agua-cemento y contenido de agrega

do puede presentarse en una gráfica; esto se hace en la fig 4 pero debe 

recordarse que los valores de contracción dados son solamente típicos para 

el secado en climas templados. 

Las propiedades elásticas de los agregados determinan el grado de restric

ción ofrecido. Por ejemplo, los agregados de acero conducen a una contrac

ción un tercio menor y los agregados de arcilla expandida un tercio mayor 

que la que permiten los agregados ordinarios. La presencia de arcilla en 

el agregado reduce su efecto restrictivo en la contracción, y dado que la 

arcilla misma está sujeta a contracción, la presencia de arcilla en el re

cubrimiento de los agregados puede incrementar la contracción hasta en 70 

por ciento. 

6 



Dentro del intervalo de agregados normales hay una variación considera
ble en la contracción, fig 5. El agregado natural común no se contrae 
por si mismo, pero existen algunos agregados que presentan contracciones 
por secado de hasta 900 x 10-6, similar a la contracción que presenta el 
concreto fabricado con agregados sin contracción . Las rocas que prese~ 
tan contracciones usualmente tienen alta absorción y este hecho debe 
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relación con 
la contracción. 

El agregado ligero usualmente conduce a contracciones más grandes que el 
agregado de peso normal, debido principalmente a que e' agregado, t~ 

niendo un módulo de elasticidad más bajo, presenta menos restricciones 
a la contracción potencial de la pasta de cemento. Los materiales lige
ros que tienen una proporción importante de material. más pequeño que la 
ma 11 a 200 ( 75 11m) tienen una contracción aun más grande, dado que 1 a 
finura conduce a un contenido mayor de vacios. 

El contenido de agua de una mezcla de concreto afecta la contracción po~ 
que reduce el volumen de los agregados que la restringe, siguiendo la 
tendencia mostrada en la fig 6, pero el contenido de agua por si mismo 
se piensa que no es un factor determinante. 

i' 

Efecto del agregado en la deformación diferida 

En la mayor parte de los casos el agregado de peso normal no está sujeto 
a deformación diferida, por lo que es razonable suponer que el origen de 
la deformación diferida está en la pasta de cemento, pero los agregados 
influyen en la deformación diferida del concreto a través de un efecto 
de restricción, similar al. que se presenta en el caso de la contrac
ción y dependiente .de algunas propiedades físicas de ·,as rocas de las cua 
1 es pro vi en en. 

Debido a la gran variación de los agregados dentro cualquier tipo miner~ 
lógico y petrográfico, no es posible establecer de una manera general la 
magnitud de la deformación diferida del concreto hecho con agregados de 
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diferentes tipos. Sin embargo, los datos de la fig 7 son de importancia 
considerable; después de 20 años de conservados a una humedad relativa 
de 50 por ciento, el concreto hecho con areniscas presenta una deforma
ción diferida más del doble de la obtenida con calizas. Una diferencia 
aún más grande entre la deformación diferida del concreto hecho con dif~ 
rentes agregados fue encontrada por Rüsch et al, después de 18 meses ba
jo carga a una humedad relativa de 65 por ciento, la máxima deformación 
diferida fue cinco veces el valor mínimo; los agregados en orden crecie_!!. 
te de deformación diferida son: basalto y cuarzo; grava, marmol y grani
to; y arenisca. 

El agregado ligero merece atención esoecial porque la opinión generaliza
da sugiere que su uso conduce a deformación diferida sustancialmente más 
alta que la alcanzada con aoregado de peso normal. Trabajos recientes i_!!. 
dican que no hay diferencia fundamental entre agregados normal y ligero 
en lo que se refiere a la deformación diferida y que la deformación dif~ 
rida más alta de los concretos ligeros refleja solamente el módulo de 
elasticidad más bajo de los agregados. No hay diferencia en el comport~ 

miento inherente al hecho de que. los agregados estén o no cubiertos o a 
que sean obtenidos por procesos de manufactura diferente; esto no sionifi '' 
ca que todos los agregados conducen a la misma deformación diferida. 

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

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

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

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

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

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

Concretos con grava y arena andesíticas 

fe = t f' 8.4 + 0.7t e kg/cm2 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica 

fe = t f' ' kg/cm2 
9.3 + 0.67t e 
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4. Las expresiones que correlacionan la resistencia a tensión por fle
xión con la resistencia a compresión son las siguientes: 

Concretos con. grava y arena andesítica 

kg/cm2 

concretos con grava ue basalto escoreáceo y arena andesítica 

f = 2 1 .w 
f · ~ e 

ka/cm2 

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

concretos con grava y arena andesítica 

E = 8500 Jf' e "{ e 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica 

Ec = 11000 ~f~ kg/cm2 

6. La relación de Poisson para concretos andesíticos ensayados a 28 días 
de edad, varía de 0.25 para una resistencia de 100 kg/cm2 a 0.35 pa
ra 500 kg/cm2 de resistencia a tompresión. Un valor medio de 0.30 
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 lf. 
'fC 

kg/cm2 

estando G y f~ expresados en kg/cm2 
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8. La deformación unitaria correspondientes 
ría con el tipo de agragado grueso y con 

al esfuezo máximo (E ) vao 
el nivel de resistencia del 

concreto. Valores representativos de este comportamiento, corres
pondientes a resistencias a compresión entre 200 y 300 kg/cm2 pue
den ser: 

Concretos con agregado andesíticos 

E
0 

= 0.004 

Concretos con agregado grueso de basalto escoreáceo y arena andesí
tica 

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

2f' E e 
fe=-----

E 11 + (_f.) 2 1 
O E 

o 

k g/ cn,2 

en la que los valores de f' y E se seleccionan de acuerdo con las e o 
características de los concretos ,, 

10. La contracción por secardo registrada fue inversamente proporcional 
al contenido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporci~ 
nal al contenido de polvos en las arenas utilizadas. El tipo de agr~ 
gado grueso tantién tuvo influencia, presentando menos contracción 
los concretos hechos con grava.de basalto escoreáceo. 

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

Concretos con grava andesítica y arena andesítica con exceso de polvos. 

t0.93 
E t = --=-----

10 + t0.93 
1300 X 10-6 

/! 



concretos con grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

concretos con grava de basalto es~oreáceo y arena andesítica con ex 
ceso de po 1 vos 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica con PQ 
cos polvos 

t0.81 
E = 1000 X 10- 6 

t 17 + t0.81 

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

12. La tendencia al agrietamiento, medida como la presencia o ausencia 
de grietas, depende no solamente de la contracción potencial sino ta!!! 
bién de la deformabilidad del concreto, su resistencia y el grado de 
restricción a la deformación, lo que puede conducir al agrietamiento. 

13. El coeficiente de deformación diferida resulta mayor para los concr~ 
tos más rígidos (mayor módulo de elasticidad), por lo que las 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 deformación dife
rida. 
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15. El coeficiente de la deformación diferida en condición estándar pa
ra cualquier edad (en días) se puede determinar con las siguientes 
expresiones: 

concretos con grava andesítica y arena andesítica con exceso de pol 
vos 

t0.60 
e = ---=-...,...,..,--
t 10 + t0.60 

5.65 

concretos con grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

to. ss 
---=--,0-.5'"5- 3 . 12 
11 + t o 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica con exce 
so de polvos 

46 + to.8o 
7.14 

concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica con pocos, 
polvos 

21 + t 0.66 
3.88 

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

Recomendaciones para los concretos estructurales futuros en el Distrito 
Federa 1 

Conocidas las características y deficiencias de los concretos utilizados 
comúnmente en la ciudad de México es conveniente plantear algunas medidas 
correctivas a la práctica usual, sobre todo si se toma en cuenta el com-
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portamiento poco favorable de algunas estructuras de concreto durante 
los recientes sismos. 

En relación con los materiales pétreos se buscará, por una parte, em
plear .agregados gruesos que presenten la mayor densidad posible y agre
gados finos con el menor contenido de polvos que sea factible desde el 
punto de vista económico. Estas dos características conducirá a obtener 
concretos, para una resistencia dada, con mayor módulo de elasticidad y, 
por 
do, 
da. 

tanto, con menor deformación instantánea, menor contracción oor seca 
' -

por restringir mejor estas deformaciones, y menor deformación diferí 

En cuanto a las mezclas de concreto, se emplearán aquellas con mayor cont~ 

nido de agregado grueso compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo 
anterior conduciría, por una parte, a menores consumos de agua los que a 
su vez se traduce en menor contenido de vacíos y por tanto mayores resis 
tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, así como menor 
deformación diferida. 

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

En cuanto a la arena 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 valor límite deseable en el conte
nido de polvo podría ser 5 por ciento. 

En cuanto a la trabajabilidad de las 'mezclas se. deberá limitar el reveni
miento a 10 cm y las relaciones arena/agregados totales a valores no supe
riores 0.45, en volumen absoluto. 



En pruebas realizadas con un agregado calizo y con una arena con densi 

dad de 2.4 y 5 por ciento de polvos se obtuvieron los siguientes parám~ 

tros, ref 3: 

Peso volumétrico 

Módulo de elasticidas 

Contracción por secado última 

Coeficiente de deformación 

2260 kg/m3 

14100 .,J~ en kg/cm2 

900 X 10-6 

diferida última 2.4 

Lo anterior indica que con estos materiales se pueden tener parámetros 

del comportamiento del concreto en las estructuras muy cercanos a aque

llos considerados como comunes. 
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TABLA l. VALORES RELATIVOS PROMEDIO DEL EFECTO DE LAS PROPIEDADES DE LOS 
AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO (KAPLAN) 

Efecto re 1 a ti va de 1 as propiedades de 1 os 
Propiedades del -ªgregados oor ci ente 
concreto Fonna Textura super. Módulo de 

ficial elasticidad 

Resistencia a flexión 31 26 43 

Resistencia a compresión 22 44 34 

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



TABLA 2. COMPARAC ION ENTRE CARACTERISTICAS DE CONCRETOS C0~1UNES Y LOS 

QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITO FEDERAL 

Basalto 
Características Comunes Andesítica Escoreáceo Calizas 

Resistencia a 
2.5.pr 1.9~ 2.1~ tensión -

Módulo de ela~ 
14900~ 85oofr 11000 ~ 14000~ ticidad 

Relación de 
Poisson 0.15- 0.20 0.30 - -

Módulo de 
6500~ 3300 .fr" rigidez - -

Oeformaci ón uni 
taria al esfuer 
zo máximo 0.003 0.004 0.003 - ¡~ 

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

Coeficiente de de 
formación di feri:-
da última 1.30- 4.15 3.12 X 5.65 3.88- 7.14 2.4 
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RESUMEN 

Se analiza el efecto que tienen las partículas más finas 
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 analyzed. Also, 
recommendations for improving the properties of these 
concretes are given. 
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INTRODUCCION 
Los concretos utilizados comúnmente 
en la(iudad de Mé~ico presentan cier
tas deficiencias, originadas en algunos 
casos por la calidad de los materiales 
componentes y en otros por las prácti
cas constructivas empleadas. Entre las 
deficiencias más notorias se pueden se
ñalar las siguientes: 

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

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

e) Las pruebas de control de calidad 
realizadas por diferentes laborato
rios1 indican que con relativa fr~ 
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 
3096, sobre todo para algunos valo
res de fi:. Lo anterior ocasiona que 
los factores de seguridad de un nú
mero importante de elementos es
tructurales sean inferiores a los con
siderados en los reglamentos. 

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

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

Con el propósito de evaluar los efec
tos de ciertos cambi"os que en lo relati
vo a la calidad de los agregados pue
den realizarse, se diseñó un programa 

de ensayes en mezclas de concreto, 
que se llevó a cabo simultáneamente 
en tres diferentes .laboratorios inde
pendientes de la Ciudad de México. En 
este trabajo se analizan los resultados 
obtenidos. 

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

a) Emplear gravas de mejor calidad que 
las actuales de andesita y b~lto es
coriáceo. 

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

TABLA 1. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS 

GRAVAS ANDESITICA CALIZA 
TRITURADA 

CONCEPTOS 5-10 mm 10-20 mm 5-10 mm 10-20 mm 

NORMA 
ASTM 
C-33 

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

2. Densidad 

3. Absorción, 

4. Sanidad en sul
fato de sodio, 
pérdida en 

5. Abrasión en Má-

1.60 

2.42 

4.54 

9.8 

quina LosAnge- 23.8 
les, pérdida en 

6, Coeficiente 
volumétrico: 

Por tamaños 0.34 

Grava total 

7. Pesos volumé
tricos: 

Suelto, kg/m' 1256 

Varillado, kg/m' 1 354 

0.40 

2.41 

4.19 

14.7 

27.1 

0.37 

036 

1266 

1370 

0.67 0.75 1 máx. 

2.53 2.63 
i. 

0.82 0.68 

8.0 7.4 12 máx. 

17.5 14.9 50 máx. 

0.13 0.22 

0.19 

1366 1348 

1517 1528 
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS 

IDENTIFICACION 
( ll FINOS) 

CONCEPTOS (1.8f 

1. Módulo de finura 3.44 
2. Material rm• fino 

que la malla No. 1.8 
200,ll 

3. Densidad 2.40 
4. Absorción, ll 5.85 
5. Sanidad en sulfato 

de sodio, pérdida 5.67 
en'!. 

6. Pesos volumétricos: 

Suelto, kg/m 3 1396 

Varillado, kg/m3 1531 
7. Materia orgánica, 

color respecto al lnf. 
l(mite 

8. Equivalente de 
arena, -At 82.9 

9. Límites de con· 
sistencia: 

Límite l(quido,ll 17.2 

Límite plástico,ll lnap. 

lndice plá•tico lnap. 

Contracción 
lineal,% 0.0 

+.Arena andes(tica lavada 

propiedades plásticas. 

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

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

ARENAS ANDESITICAS 

(7.7) (9.9) (16.7) (19.3) 

3.00 2.60 2.97 2.78 

7.7 9.9 16.7 19.3 

2.28 2.40 2.37 2.30 
5.87 4.38 4.94 7.93 

10.54 

1392 1443 1440 1450 

1590 1690 1635 1624 

In f. lnf. lnf. lnf. 

66.0 59.3 65.4 52.1 

23.1 19.0 21.1 22.3 

lnap. lnap. lnap. lnap. 

lnap. lnap. lnap. lnap. 

2.10 0.0 1.95 1.85 

Cemento 
las pruebas físicas y químicas efectua
das al cemento portland tipo 1 emplea
do indicaron que cumple ampliamen
te con los requisitos especificados en 
la norma ASTM C150'. Sin embargo, 
cabe señalar que resultó ser menos fi· 
no de lo que suelen ser los cementos 
del mismo tipo. 

Agreg~dos 
a) GRAVAS 

las gravas tanto andesíticas como ca· 
lizas se dividieron en dos fracciones: 
de 5 a 10 mm y de 10 a 20 mm. Es
tas fracciones se combinaron en pro
porción de 35 y 65%, respectivamen· 
te, para integrar el agregado grueso 
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ARENA NORMA 
DE RE- ASTM 

. FEREN- C-33 
CIA 
(1 .1) 

2.80 2.3-3.1 

1 .1 5 máx. 

2.31 
5.12 

5.82 10 máx. 

1386 

1524 

lnf. 

84.5 

15.6 

lnap. 
/1 

lnap. 

0.0 

empleado. 

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 pruebas de den
sidad y absorción muestran una di· 
ferencia importante entre las gravas 
andesíticas y calizas, en favor de las 
segundas. Si se admite que estas pro
piedades pueden ser un buen índi· 
ce del grado de deformabilidad de 
las rocas que las constituyen, debe 
esperarse que los concretos hechos 
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TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA 

Materiales Mezclas No. (consumo promedio, kgjm') 
1 2 

Cemento 300 296 

Arena andesftica 
(finos ) : 1.8 

7.7 
9.9 775 

16.7 755 
19.3 

·Arena de referencia 

Grava andesítica 952 938 

Grava caliza 

Agua 179 187 

Agua/cemento 0.60 0.63 

con la grava caliza resulten mucho 
menos deformables. 

b) ARENAS 
Se utilizaron cinco arenas andesíticas 
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 
andesitica con un contenido de fi· 
nos de 1.1%. 

En la tabla 2 se presentan los resul
tados de las pruebas efectuadas a es
tas arenas. Conviene notar que, ad~ 
más de las pruebas físicas que son 
usuales, se efectuaron otras dos de
terminaciones: el equivalente de are
na y los límites de consistencia. Esto 
se hizo con el fin de buscar un me
dio que permitiera evaluar las pro
piedades plásticas de los finos de es
tas arenas. 

Las especificaciones de calidad para 
agregados por lo regular aceptan un 
máximo de 5% de partículas más fi
nas que la malla 200 (7 4~) en are
nas para concretos de uso general, 
no expuestos a la abrasión. Todas las 
arenas andesíticas que se utilizan en 
los concretos del Distrito Federal ex-

3 4 5 6 
297 297 303 300 

770 

742 
774 

736 

940 

1024 1044 1034 

190 183 176 183 

0.65 0.62 0.58 0.61 

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

Como e~ 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 características: 

a) Cemento: portland tipo 
b) Tamallo máximo de grava: 20 mm 
e) Cranulometría de la grava: 35% de 

5 a 10 mm y 65% de 10 a 20 mm 
d) Consumo de cemento: 300 :t 5 

kglm 1 

e) Proporción de arena en los agrega-

7 8 9 
295 294 298 

752 
761 

740 

1018 1014 1027 

193 194 177 

0.63 0.68 0.59 

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

cm 

Los consumos de materiales por me
tro cúbico de concreto, así como la re
lacion agualcemento de cada mezcla, 
se presentan en la tabla 3. 

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 días 
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 arenas y las ca· 
racterísticas 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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--oto resultó proporcional a los conte-
os de las arenas, como se muestra 

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

Concretos en estado fresco 
'En la t.lbla 4 se presentan los resulta
dos promedio de los ensayes efectua
dos en los tres laboratorios a los con
cretos en e•Lldo fresco. Como se pue
de observar, las mezclas estudiadas tu· 
vieron revenimientos que variaron en~ 
tre 9 y 10.5 cm; todos ellos quedaron 
en el intervalo de 10 ±1 cm propues· 
to para el estudio. 

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

. ' 

cia del contenido de finos result.l ser el 
consumo de agua por volumen unita· 
rio de concreto. A este respecto, en la 
figura 2 se observa que, independien
temente del tipo de grava empleada, el 
consumo de agua se manifestó constan· 
te para porcentajes de f1nos en la are
na de hasta un 10\1\, y después de este 
valor, dicho consumo se incrementó en 
forma gradual hasta ser 8% mayor para 
contenidos de finos de 19% en la are
na. 

Por otro lado. si se comparan los 180 
Kg de agua por metro cúbico de con· 
creto requeridos en este caso, contra 
los 200 que estima el ACI 211.1' para 
un tamaño máximo de agregado de 20 
mm, en mezclas sin aire incluido y re
venimientos entre 8 y 10 cm, resulta 
que las mezclas en estudio necesit.lron 

TABLA 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO 

PROPIEDAD MEZCLAS No. 
2 3 4 5 6 

t<.evenimiento, cm 10.5 9.5 10.0 9.5 9.0 10.5 

Peso volumétrico, 
kg/m 3 2207 2176 2165 2274 2270 2291 

Vacíos, 0.6 1.1 1.3 1.3 0.3 0.5 

Agua de sangrado, 3.3 2.4 1.7 3.0 1.8 3.1 

TABLA 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO 

PROPIEDAD MEZCLAS No. 
2 3 4 5 6 

Resistencia a 
compresión a 
28 días (f',). 283 266 242 279 283 289 
kg/cm 1 

Módulo de elasti· 

10\1\ menos de agua. Esta disminución 
se debió muy probablemente a la finu
ra del cemento, que por ser más grue
so de lo usual requirió menos agua pa· 
ra producir el revenimiento previsto .. 

En relación con el peso volumétrico 
de los concretos estudiados, en la ta
bla 4 y la figura 3 se observa que para 
contenidos de finos de hasta 10% el pe
so volumétrico se mantuvo constante 
y que éste disminuyó a medida que 
aumentaron los finos en las arenas m3s 
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 diferencia tan clara en cuan
to a peso volumétrico de estos dos ti-

7 8 9 

10.0 9.0 9.5 

2258 2263 2242 .. 
" 

0.9 0.7 1.7 

1.7 1.3 3.0 

7 8 9 

282 242 273 

cidad a 28 días 157318 140369 138284 282350 279042 286094 259474 254460 274566 
(E,), kg/cm1 

Relación E,!Jf', 9352 8607 8809 16904 16587 16829 15451 16357 16617 

' ?ntracción por 
ccado, 28 días 

en agua y 28 días 
al aire, 10-6 533 733 759 337 443 332 403 448 308 
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Fig. 1. Proporcionalidad entre tos contenidos de finos de la arena y del concreto. 
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;: 
V 
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e 
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X Aren¡ y grava andes(ticu 
• Aren.¡ indesftica y guva caliu 
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Contenido de finos en la .uenoJ, en~ 

Fl&. 2. Relación entre el c:ontenido de finos de 1.1 uena y el consumo de •aua de mezcla en el con· 
e reto, 

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

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

En relación con el agua de sangrado. 
en la figura 5 se ·puede obseiVar que las 
mezclas estudiadas siguen una sola ten
dencia, independientemente del tipo 
de grava utilizada. y que para conteni· 
dos de finos de hasta 10% el sangrado 
resulta constante y cercano al 3%. Para 
contenidos finos en la arena mayores 
que 10% el sangrado disminuye avalo
res cercanos al1.5% para porcentajes 
de finos de 19%. 

Cabe s.eñalar el comportamiento dis· 
crepante de la mezcla fabricida con 
arena con 7. 7% de finos. la cual tuvo 
un sangrado de tan sólo 1.8%. Esta si· 
tuación se atribuye a que no obstante 
que la arena tiene relativamente pocos 
finos, parte de ellos tienen caracteristi· 
cas plásticas. lo que les permite retener 
mejor el agua. 

Los resultados anteriores represen
tan una contradicción. ya que por una 
parte es deseable limitar el porcentaje 
de finos en la arena y por otra es con· 
veniente al mismo tiempo tener 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 influen
cia del mismo no quedó totalmente de
finida. Sin embargo. en la figura 6 se 
muestra una relación entre el sangrado 
y el revenimiento. Aunque ésta varió en •• 
un inteiValo muy reducido, la figura pa· · 
rece sugerir que seria adecuado limitar 
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el sangrado a valores inferiores al 3.596. 

Concretos en estado endurecido 
las propiedades determinadas a los 
concretos en estado endurecido se pre
sentan en la tabla 5. Estas propiedades 
son las resistencia a la compresión y el 
módulo de elasticidad del concreto a 
28 días de edad, y la contracción por 
secado después de 28 días de curado 
en agua a 2J•( y 28 días de secado al 
aire a 23°( y 5096 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; así, 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 1096, en tanto que para por
centajes mayores la resistencia a la 
compresión decreció hasta una reduc
ción del orden del 1596 para arenas con 
19% 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 arena en la re
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 de finos en las arenas me
nores que el1096, la relación antes men
cionada se mantuvo constante en un 
valor de 1.06, en tanto que este valor 
se incrementó a 1.23 cuando los finos 
en la arena llegaron a ser del orden del 
19%, 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 influencia que tuvo el tipo de 
grava que se empleó en la fabricación 
del concreto. Se encontraron diferen-
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cías del orden de 120 000 k~cm' en· 
tre los módulos de los concretos he
chos con gravas andesíticas y los fabri· 
cados con gravas calizas, diferencia que 
corresponde a un incremento del orden 
del 8036 en 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 1096 no existió variación apre
ciable en los valores alcanzados, en tan· 
to que para contenidos de finos en la 
arena del19% la disminución en el mó
dulo de elasticidad fue del orden del 
12% en relación con los valores alcan· 
zados en los concretos hasta con 1096 
de finos. 

Conviene señalar que, al igual que 
para la resistencia a la compresión, el 
empleo de la arena de referencia con 
1.196 de finos no cambió el comporta· 
miento del concreto en cuanto a mó
dulo de elasticidad, el cual alcanzó va
lores similares a los obtenidos con la 
arena andesítica lavada. 

En la figura 10 se presenta la relación 
que se manifestó entre el módulo de 
elasticidad del concreto y la raíz cua
drada de la resistencia a la compr~sión 
del mismo. Esta relación akanzó Jn va· 
lor medio aproximado de 9 000 para los 
concretos de gravas andesíticas y de 
16,500 para los de grava caliza. Conviene 
hacer notar que aunque el tamaño de 
la muestra es pequeño, la tendencia es· 
tá bien definida y la totalidad de los re
sultados quedan localizados dentro de 
una dispersión de ± 2 o de la tenden· 
cia central. 

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

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

""· hasta un valor de 759 x 10• con 
mena de 19% de finos, parte de los 

cuales tuvieron propiedades plásticas. 

En los concretos con gravas calizas 
el incremento de la contracción con el 
aumento de los finos en la arena no fue 
tan significativo; pasó de un valor d~ 
332 x 10" a 448 x 10" al vanar el con
tenido de finos del 10 al 19% respecti
vamente. Sin embargo, fue notorio el 
comportamiento del concreto fabrica· 
do con la arena con 7.7% de finos, par· 
te de los cuales tuvieron propiedades 
plásticas. En este caso la contracción al
canzada resultó ser del mismo orden 
que la obtenida con la arena con 19% 
de finos. Conviene señalar que los finos 
de ambas arenas presentaron propieda
des plásticas similares. 

Los concretos fabricados con las are
nas andesíticas lavadas y de referencia, 
que no tuvieron finos plásticos, presen· 
taran contracciones similares a la alcan
zada en el concreto con arena de 10% 
de finos, que tampoco tuvo finos plás
•icos. 

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

Las contracciones aquí registradas 
corresponden a las obtenidas después 
de un curado en agua de 28 días y se
cado al aire a una humedad relativa del 
50% durante otros 28 días. De acuerdo 
con la literatura respectiva6

, la contrac
ción alcanzada en estas condiciones re
sulta ser del orden de la mitad de las 
contracciones últimas; por lo que si se 
extrapolaran los resultados en los con
cretos con las arenas hasta con 1096 de 
finos no plásticos y gravas calizas, se lle
"aría a valores de contracciones últimas 

emprendidas entre 600 y 900 x 10~. 
congruentes con los valores encontra· 
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dos ~n la literatura a que se hace refe
rencia. 

CONCLUSIONES Y RECOMENDA
CIONES 
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 u ti· 
lizan en el Distrito Federal, es ne
cesario emplear gravas más densas 
y con menos absorción de las que 
actualmente se emplean. 

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

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

4. Las gravas calizas empleadas tuvie
ron un comportamiento sati~facto
rio en cuanto a todas las propieda
des mecánicas de los concretos es· 
tu diados. 

S. El coeficiente volumétrico de las 
partlculas 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 tamaños de grava (35% 
de S a 10 mm y 65% de 10 a 20 mm) 
se manifestó como una granulome
tría adecuada para estos materiales. 

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 lineal de estos 
finos debe ser nula. 

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

9. El requerimiento de agua de mez· 
ciado se manifestó constante para 
porcentajes de finos en la arena de 
hasta 10%; para porcentajes mayo· 
res. la demanda de agua de mez· 
ciado se incrementó hasta en un 8% 
par a contenidos de finos del orden 
del 19%. 

· 1 O. lndependrentemente del contenido 
de finos en la arena, los concretos 
con grava caliza tuvieron un peso 
volumétrico mayor a 2 250 Kglm' 
mientras que en los concretos con 
gravas andesíticas el peso volumé
trico fue siempre inferior a este va· 
lor. 

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

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

13. La resistencia a la compresión resul
tó independiente del tipo de agre· 
gado grueso empleado y de los fi
nos de la arena, cuando el pareen· 
taje de éstos fue inferior al10%. Pa
ra arenas con mayor contenido de 
finos la resistencia decreció. 

14. Los módulos de elasticidad de los 
concretos hechos con agregados 
grueso calizos resultaron del orden 
del doble de los obtenidos con gra· 
vas andesíticas. Los porcentajes de 
finos en las arenas inferiores al10% 
no tuvieron influencia en el módu· 
lo de elasticidad alcanzado. El va· 
lor medio de la relación entre el 
módulo de elasticidad y la raíz cua· 
drada de la resistencia a la compre
sión resultó ser 16 500 para los con· 
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15. La contracción por secado de los 
concretos fabricados con gravaca· 
liza fue del orden del 60% de la ob· 
tenida en los concretos con gravas 
andesiticas. Los porcentajes de fi· 
nos en las arenas superiores ai1(J.1), 

. 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 SO%, en con· 
cretas con porcentajes de finos en 
las arenas inferiores al10%, resultó 
ser de 332 x 10• para los concre
tos con gravas calizas y de 533 x 
10" para los de gravas andesiticas. 

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

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

En cuanto a los cementos portland 
se puede emplear cualquiera de los ti· 
pos usuales(!. 11, 111 y V) con tal que sea 
congruente con los fines a los que se 
destine la estructura. Con respecto al 
cemento portland-puzolana, se halla en 
e u rso de revisión la norma NOM C-2 
con ob1eto de incluir un tipo denomi· 
nado PUZ-1, el cual se debe campar· 

tar en sü de;c¡¡ro!!a de resistencia co-
mo el cemento portland tipo l. 

Las gravas deben proceder de una ro
ca sana, preferiblemente con densidad 
superior a 2.6 y absorción no mayor al 
2%. 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 tamaño máximo de 20 mm, 
cuando las gravas de S a 10 mm se 
mezclan con las de 10 a 20 mm en pro
porción de 3S a 6S%, respectivamente. 

Las arenas que se utilicen para la fa
bricación de los concretos pueden ser 
de naturaleza andesitica. pero se debe 
verificar que el porcentaje de los finos 
que contenga sea inferior al lO% y ade
más que estos finos no tengan propie
dades plásticas. Una fama de medir la 
plasticidad de los finos puede ser la 
prueba de contracción lineal, la cual de
be conducir a valores de O% cuando la 
arena está exenta de finos plásticos. 

Dada la buena trabajabilidad que 
mostraron las mezclas con revenimien
tos de 10 cm, se sugiere emplear este 
valor como máximo nominal, con una 
tolerancia de =:2.5 cm. En caso de re
querir una mezcla más fluida se puede 
'·:icionar en obra un aditivo fluidificante 

~ permita incrementar ese reveni
n1iento. Como medida de control y 
aceptación del concreto en su estado 
fresco se recomienda realizar, adicional· 
mente a la prueba de revenimi~nto, la 
determinación del peso volumétrico, 
cuyo resultado permitirá distinguir si el 
concreto se fabricó con agregados den· 
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PROPIEDADES MECANICAS DE LOS CONCRETOS 
FABRICADOS EN EL DISTRITO FEDERAL 

Carlos Javier Mendoza Escobedo (I) 

RESUMEN 

Se determinan las propiedades mecánicas de los concretos fabricados con agrega
dos típicos del Distrito Federal y se establecen expresiones que permiten deter
minar las variaciones de las resistencias a compresión y tensión, del mód~lo de 
ela.sticidad, de la relación de Poisson, del módulo de rigidez por cortante, de 
la contracción por secado y de la deformación diferida, a través del tiempo. Se 
dan recomendaciones para obtener c~ncretos con un mejor comportamiento en cuan
to a estas propiedades. 

INTRODUCCION 

Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México para la 
fabricación de concreto, tienen características físicas que difieren de las es
pecificadas en las normas relativas. Entre las discrepancias más 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 estos 
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes. 

Se ha observado que estos concretos, bajo condiciones de trabajo, presentan de
formaciones y agrietamiento mayores que los usuales, haciéndose evidente, por 
estas y otras causas, la diferencia entre el comportamiento de los concretos ca
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 estudian dos tipos de 
arenas, cuya diferencia básica estriba en el contenido de polvos (material más 
fino que la malla 200). 

Tanto las •gravas como las arenas tienen peso específico bajo y absorción alta, 
lo que hace que los concretos fabricados con estos materiales sean muy deforma
bles, a corto y a largo plazos. 

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

Concreto en estado fresco. Con los materiales antes descritos se .hicieron pro
porcionamientos para resistencias nominales de 200, 300 y 400 kg/cm 2

• En todos 
los casos se usó un factor de sobrediseño de 50 kg/cm 2 • En las mezclas con re
sistencias nominales de 200 y 300 kg/cm 2 se buscó un revenimiento de 10 cm Y pa
ra la de 400 kg/cm 2

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

(I) Investigador, Instituto de Ingeniería, UNAM 
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adecuadas para ser transportado por medio de bambas. 

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

f = 
e 

t 
8.4 + 0.7t f' 

e 
, en kg/cm 2 

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

Tensión indirecta, fig 2 por flexión, fig 3 

, en kg/cm 2 , en kg/cm 2 

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

E = 8500 1 f' 
e e 

, en kg/cm 2 

' Relación de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 días de especímenes cilín-
dricos de concreto de diferentes resistencias. En la fig 5 se observa que la 
relación de Poisson varía con la resistencia y que se puede relacionar con ésta 
con la expresión 

~ = 0.22 + 0.00026 f' 
e 

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

MÓdulo de rigidez por cortante. 
!ación de Poisson conocidos, se 
Para los concretos de agregados 

Con los valores de módulos 
pueden estimar el módulo de 
andesíticos resultó ser 

G = 3300 lf' 
e 

, en kg/cm 2 

de elasticidad y re
rigidez por cortante. 

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

= o.oo3 + 2.8 x 10- 6 f' 
e 

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

) 

n 



. ,· 

3 

igual a 0.0044. 

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

2f' 
e f = --'"-------

e e: o \1 + (~)2\ 
e: o 

en kg/cm 2 

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 (e:cslu = 0.001, para los propor
cionamientos 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 
cualquiera se indican a continuación: 

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

51 + t0.88 
X 0.001 

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

X 0.001 

¡· 

en ambos casos t debe expresarse en días. 

Deformación diferida. Esta deformación se estuno en función del coeficiente 
de deformación diferida (C ), el cual es igual Ct = ~- e:i , siendo e:t, la de
formación unitaria alcanzaáa en un tiempo t y €i, la deÍ6rmación unitaria ini
cial al aplicar el esfuerzo de compresión, igual a 40 por ciento del esfuerzo 
máximo. 

• El valor del coeficiente Último (Cu), estimado para un tiempo infinito, para los 
proporcionamientos usuales y para las condiciones ambientes de la ciudad de 
México, variarán de acuerdo con el contenido de polvos observados en los materia
les componentes, fig 8. 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 polvos(del orden del 20%) 

10 + t0.60 
X 4 

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

X 2.5 
11 + t0.55 
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Contracción por secado en condición estándar. Tomando en cuenta los coeficien
tes determinados con los resultados de los ensayes y las modificaciones en la 
contracción Última para ponerla en condición estándar, se recomienda emplear 
las siguientes expresiones para la estimación de la contracción por secado a 
cualquier edad: 

Grava andesítica y arena andesítica con exceso de polvos 

51+ to.ss 
X Ü.QQ[J 

Grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

t 
X 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 determinada se 
debe afectar por los factores de corrección para tomar en cuenta las caracterís
ticas del concreto de que se trate y las condiciones del medio ambiente, fig 9. 

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

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

Grava andesítica y arena andesítica con exceso de polvos 

t0.60 
ct = o 60 5.65 

10 + t ~ 

Grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

11 + t0.55 
3.12 

Al igual que en la contracción por secado los coeficientes calculados para la 
deformación diferida, deberán ser afectados por los factores de corrección para 
tomar en cuenta las características particulares de los concretos empleados y 
las condiciones del medio ambiente en que se encuentran, fig 9. 

CONCLUSIONES 

l. El empleo de agregados de baja densidad y alta absorción, como los andesíti
cos, en la fabricación de concretos, conduce a obtener concretos con deforma
ciones mayores que las usuales. 

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

ZPT 
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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 
mejór concordancia entre el comportamiento estimado en el diseño y el alcan
zado en las estructuras reales. 

3. La contracción ·por secado registrada fue inversamente proporcional al conte
nido de agregado grueso en la mezcla y directamente proporcional al conteni
do de polvos en las arenas utilizadas y al revenimiento de las mezclas utili
zadas. 

4. Para un mismo tipo de agregado grueso el empleo de arenas con muchos finos 
incrementa notoriamente el coeficiente de la deformación diferida. Este coe
ficiente también aumentará en forma- apreciable al incrementarse el reveni
miento del concreto. 

RECOMENDACIONES 

En relación con los materiales pétreos se buscará, 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 desde el punto de vista económico. 
Estas dos características conducirán a obtener concretos, para una resistencia 
dada, con mayor módulo de elasticidad y, por tanto, con menor deformación ins
tantánea, menor contracción por secado, porque hay mayor restricción a 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 trabajabilidad 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 por tanto mayores resistencias relativas, menores deformaciodes y 
contracciones, así como menor deformación diferida. 

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

En relación con el módulo de elasticidad estático, las expresiones propuestas 
por los diferentes reglamentos de construcción (ACI 318, RDF) sobrestiman los 
valores 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 concreto andesítico, difieren de los valores 
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de estos 
concretos conviene emplear los valores sugeridos. 

La deformación correspondiente al esfuerzo máximo es usual considerarla igual a 
0.003, sin embargo, el resultado de los ensayes indican que esta deformación al
canza un valor promedio de 0.0044. 
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En relación con las deformaciones a largo plazo, tanto las originadas por la 
contracción como por la deformación diferida, pueden estimarse con buena preci
sión con los coeficientes determinados de los resultados de los ensayes, sin 
req~erirse de correcciones por características del material y medio ambiente 
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados son característicos de 
los usuales en el área metropolitana de la ciudad de México, y las condiciones 
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. so~ muc~a mayores que los esperados usualmente, se 
deben tomar en el diseño las precauciones necesarias para restringir estos efec
tos con el acero de refuerzo u otros medios adecuados. 
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NORMAS TECNICAS C0t1PLEMENTARIAS, DDF. ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

PROPUESTA 27 de febrero, 1990 

11.3 Concreto 

11.3.1 Materiales componentes 

La calidad y proporciones de los materiales componentes del con

creto serán tales que se logren la resistencia, rigidez y durabi

lidad necesarias. 

La calidad de todos los materiales componentes del concreto debe

rá .verificarse antes del inicio de la obra y también cuando exis

ta sospecha de cambio en las características de los mismos o haya 

cambio de las fuentes de suministro. Esta verificación de cali

dad se realizará a partir de muestras tomadas del sitio de sumi

nistro o del almacén del productor de concreto. El Corresponsea

ble en Seguridad Estructur.al, o el Director de Obra cuando no. se. 

requiera Corresponsable, en lugar de esta verificación podrá ad-

mitir la garantía del fabricante del concreto de que los materia

les fueron ensayados en un laboratorio autorizado por el Sistema 

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

que cumplen con los requisitos establecidos en 1.4.1 y los que a 

continuaci6n se indican; pero en este caso también podrá ordenar 

la verificaci6n de la calidad de los materiales cuando lo juzgue 

procedente. 

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

requisitos de la norma NOM C-111, con las siguientes modificacio

nes y adiciones: 



Propiedad 

Coeficiente volumétrico de la gra

va, mín 

Material más fino que la maila 

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

centaje máx. en peso (NOM e 084). 

Contracción lineal de los finos 

(pasan la malla No 40) de la are

na y la grava, en 1~ proporción 

en que éstas intervienen en el 

concreto, a partir del limite lí

quido, porcentaje máx, 

Concreto 
clase 1 

0.20 

15 

2 

2 

Concreto 
clase 2 

15 

3 

En adición a la frecuencia de verificación estipulada para todos 

los materiales componentes al principio de este inciso, los requ~ 

sitos especiales precedentes deberán verificarse cuando menos;una 

vez por mes para el concreto clase 1. 

Los límites correspondientes a estos requisitos especiales pueden 

modificarse si el fabricante ·del concreto demuestra, con pruebas 

realizadas en un laboratorio acreditado por el SINALP, que con 

los nuevos valores se obtiene concreto que cumpla con el requisi-

to de módulo de elasticidad establecido en 11.3.4. En tal caso, 

los nuevos límites serán los que se apliquen en la verificación 

de estos requisitos para los agregados espec!ficamente considera-

dos en dichas pruebas. 

11.3.2 Elaboración del concreto 
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El concreto podrá se~ dosificado en una planta central y trans-

portado a la obra en camiones revolvedores, o dosificado y mezcla 

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

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

todos los casos deberá cumplir con los requisitos de elaboración 

que aqu! se indican. 
' . 

El concreto clase 1, premezclado o hecho en obra, deberá ser ela-

borado en una planta de dosificación y mezclado de acuerdo con 

los requisitos de elaboraci6n establecidos en la norma NOM C-155. 

El concreto clase 2, si es premezclado, deberá satisfacer los re-

quisitos de elaboración de la mencionada norma NOM C-155. Si es 

hecho en obra, podrá ser dosificado en peso o en volumen, pero 

deberá ser mezclado en una revolvedora mecánica ya que no se per-

rnitirá la mezcla manual de concreto estructural. 

11.3.3 Requisitos y control del concreto fresco 

Al concreto en estado fresco, antes de su colocación en las cirn-

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

sitos de revenimiento y peso volumétrico. Estas pruebas se reali 

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

cia corno mínimo: 

Prueba y 
método 

Revenimiento 

(NOM C-156) 

Concreto clase 1 

Una vez por cada entre

ga, si es premezclado. 

Una vez por cada revol

tura, si es hecho en 

obra. 

Concreto clase 2 

Una vez por cada entr~ 

ga, si es prernezclado. 

Una vez por cada 5 re

volturas, si es hecho 

en obra. 

·- ~ 
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Prueba y 
método 

Concreto clase 1 Concreto clase 2 

Peso volumétri-

co (NOM C-162) 

Una vez por cada día de 

colado, pero no menos 

de una vez por cada 

20 m3 de concreto. 

Una vez por cada día 

de colado, pero no me

nos de una vez por ca

da 40m3 . 

El revenimiento será el mínimo requerido para que el concreto flu 

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

en su caso, así como para lograr un aspecto satisfactorio. El 

revenimiento nominal de los concretos no será mayor de 12 cm. Pa 

ra permitir la colocación del concreto en condiciones difíciles, 

o para que pueda ser bombeado, se autoriza aumentar el revenimien 

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

superfluidificante, de manera que no se incremente el contenido 

unitario de agua¡ en tal caso, la verificación del revenimiento 

se realizará en la obra antes y después de incorporar el aditivo 

superfluidificante, comparando con los valores nominales de 12 y 

18 cm respectivamente; las demás propiedades, incluyendo las del 

concreto endurecido, se determinarán en muestras que ya incluyan 

dicho aditivo. 

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de 

Obra cuando no se requiera Corresponsable, podrá autorizar la in-

corporaci6n del aditivo superfluidificante en la planta de pre-

-mezclado para cumplir con revenimientos nominales mayores de 

12 cm. 

Si el concreto es premezclado y se surte con un revenimi~nto 
~ ' 

. 

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

de incorporación del aditivo en planta; en la obra se medirá el 

revenimiento para compararlo con el nominal máximo de 18 cm. 

Para que el concreto cumpla con el requisito de revenimiento, su 

valor determinado deberá concordar con el nominal especificado, 

con las siguientes tolerancias: 

Revenimiento nominal, cm Tolerancia, cm 

menor de 5 + 1.5 

de 5 a 10 + 2.5 

mayor de 10 + 3.5 

Estas tolerancias también se aplican a los valores nominales 

máximos de 12 y 18 cm, 

Para que el concreto cumpla con el requisito de peso volumétrico ., 

en estado fresco, su valor determinado deberá ser mayor de 

2200 kg/m3 para el concreto clase 1, y no menor de 1900 kg/m 3 

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 compresión en cilindros elaborados, curado y 

probados de acuerdo con las normas NOM e 160 y NOM e 83, en un 

laboratorio acreditado por el SINALP. 

cuando la mezcla de concreto se diseña para obtener la resisten-

cia especificada a 14 d!as, las pruebas anteriores se efectuarán 
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a esta edad; de lo contrario, las pruebas deberán efectuarse a 

los 28 dias de edad. 

Para verificar la resistencia a compresi6n de concreto de las mis 

mas características y nivel de resistencia, se tomará como mínimo 

una muestra por cada día de colado, pero al menos una por cada. 

cuarenta metros cúbicos; sin embargo, si el concreto se emplea 

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

por cada diez metros cúbicos. De cada muestra se elaborarán y 

ensayarán al menos dos cilindros; se entenderá por resistencia 

de una muestra el promedio de las resistencias de los cilindros 

que se elaboren de ella. 

Para el concreto clase 1, se admitirá que la resistencia del con-

creto cumple con la resistencia especificada, f', si ninguna mues 
e 

tra da una resistencia inferior a f' - 35 kg/cm2 , y, además, si 
e ' 

' 
los promedios de resistencia de todos los conjuntos de tres mues-

tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo dia de colado, no 

son menores que f 1 • 

e 

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/cm 2 , y, además, si 

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

tras consecutivas, pertenecientes o no al mismo dia de colado, no 

2 
son menores que f~ - 17 kg/cm . 

Si s6lo se cuenta con dos muestras, 

.cias de ambas no será inferior a f' e 

el promedio 

2 
- 13 kg/cm 

de las resisten-

para concreto 
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clase 1, ni a f' - 28 kg/cm 2 para clase 2, además de cumplir con 
e 

el respectivo requisito concerniente a las muestras tomadas una 

por una. 

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

Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cu~ndo no se requiera Corresponsable, tomará las medidas conducen 

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

tarán basadas principalmente en el buen criterio de los responsa-

bles mencionados; como factores de juicio deben considerarse, en-

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

resistencia especificado, el monto del déficit de resistencia y 

el número de muestras o grupos de ellas que no cumplieron. En 

ocasiones debe revisarse el proyecto estructural a fin de consi-

derar la posibilidad de que la resistencia que se obtuvo sea su-

ficiente. 

Si subsiste la duda sobre la seguridad de la estructura se podrán 

extraer y ensayar corazones, de acuerdo con la norma NOM C 169, 

del concreto en la zona representada por los cilindros que no cum 

plieron. Se probarán tres corazones por cada incumplimiento con 

la calidad especificada. La humedad de los corazones al probarse 

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

nes de servicio. 

El toncreto representado por los corazones se considerará adecua-

do si el promedio de las resistencias de los tres corazones es 

mayor o igual que 0.8 f' y si la resistencia de ningún corazón es 
e 
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menor que 0.7 f'. 
e 

Para comprobar que los especímenes se extraje-

ron y ensayaron correctamente, se permite probar nuevos corazones 

de las zonas representadas por aquellos que hayan dado resisten-

ias erráticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no 

cumple con el criterio de aceptaci6n aue se ha descrito, el res-

pensable en cuesti6n nuevamente debe decidir a su juicio y respo~ 

sabilidad las medidas que han de tornarse. Puede optar por refor-

zar la es~ructura hasta lograr la resistencia necesaria, o recu-

rrir a realizar pruebas de carga (artículos 239 y 240 del Regla-

mento) en elementos no destinados a resistir sismo, u ordenar la 

demolición de la zona de resistencia escasa, etc. Si el concreto 

se compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se estable-

cerán de común acuerdo entre el fabricante y el consumidor las 

responsabilidades del fabricante en caso de que el concreto no 

cumpla con el requisito de resistencia. 

El concreto debe cumplir además con el requisito de módulo de 

elasticidad especificado a continuación*: 

Módulo de elasticidad 
a 28 días de edad, 
kg/cm 2

, rn!n. 

Una muestra 
cualquiera 

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

Clase 1 

12500/T' 
e 

13200!fi e 

Clase 2 

7000/T' 
e 

7400/T' 
e 

* Debe cumplirse tanto el requisito relativo a una muestra cual
quiera, como el que se refiere a los conjuntos de dos muestras 
consecutivas. 
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Para la verificación anterior, se tomará una muestra por cada 

lOO metros cúbicos, o fracción, de concreto, pero no menos de dos 

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

menos tres especímenes. Se considerará como módulo de elastici-

dad de una muestra, el promedio de los módulos de los especímenes 

elaborados con ella. 

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cuando no se requiera Corresponsable, no estará obligado a exigir 

la verificación del módulo de elasticidad¡ sin embargo, si a su 

criterio las condiciones de la obra lo justifican, podrá requerir 

su verificación, o la garantía escrita del fabricante de que el 

concreto cumple con él. Cuando proceda, la verificación se reali-

zará en un laboratorio acreditado por el SINALP. En caso que el 

concreto no cumpla con el requisito mencionado, el responsable 
i 

de la obra evaluará las consecuencias de la falta de cumplimiento 

y determinará las medidas que deberán tomarse. Si el concreto se 

compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se establece-

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

ponsabilidades del fabricante por incumplimiento del requisito 

antedicho. 
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PLAN DE ~1UESl REO PARA VeRIFICAR RESISTENCIAS 

A) SE DEFINE LA RESISTENCIA PROMEDIO REQUERIDA. FCR 

B) SE DETERMINA EL PROPORCIONAMIENTO ADECUADO PARA OBTENER ESA 

RESISTENCIA PROMEDIO REQUERIDA 

e) 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 DETERM 1 NARlE REVEN 1 -'' 

MIENTO, CON UNA FRECUENCIA MÍNIMA DE 1 EN 5 

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

RIFICAR RESISTENCIA 

1 



l. UN ENSAYE DE RESISTENCIA ESTÁ REPRESENTADO POR DOS CILINDROS 

C0!·1PAREROS ESTÁNDAR 

2. lü'·i:·.F: Ui\!-1 I~UESTRA DE C..:,DA 25 REVOLTURAS· PARA CONCRETO PREMEZ-
:!'LP J 

CL/l.DO, UI\A ~1UESTR/'. ~'OR CAD/l. _-; l·i 3
, f']ÍNII~O, t.WA MUESTRA POR 

DIA Y POR CLASE DE CONCRETO 

3. AL T~RMINO DE LA CONSTRUCCIÓI~ SE DEBE TENER UN MINIMO DE 30 
RESULTADOS REPRESENTATIVOS DE RESISTENCIA A 28 DÍAS DE EDAD 

. 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

CES 1 VAS HASTA ALCANZAR LA RES 1 STENC 1 A A QUE CONVENGA DESC 111'

BRAR 

6. ANTES DE COI~ENZAR LA OBRA, EtJSAYAR MEZCLAS DE PRUEBA (3) CON 

EL PROPORCIONAMIENTO SELECCIONADO, A FIN DE COMPROBAR LAS RE

SISTENCIAS A 7 Y 28 DÍAS EN Ce :DlCIONES DE TRABAJO 

7, l.As RES 1 STENC lAS A 7 DÍAS DURANTE LA CONSTRUCCIÓN DEBEN COt1-

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

TRES ENSAYES CONSECUTIVOS ES ItiFERIOR AL 75 POR CIENTO DE LA 

RESISTENCIA PROBABLE, REVISE TODO EL PROCESO DE FABRICACIÓN 

8, CUANDO SE OBTEtlGAN RESULTADOS DE 30 E!ISAYES CONSECUTIVOS DE 

D ,_,_ .• -,~-, - •. ' .. ·-·· ,· .. 1·. L"o'' -,,', 1·:;,- D•" ¡::-·-, -- n .... , .......... "'·'"'' T71\n lf"TA~fs•·¡rr,_ "- ._ .-- . !__l.~,_, .· ;--.!:_ _ C_!"",l_-,~ ·'·'·.l'ihi .. J / •. f"\1\. L~"l lMU1 1 '-''' 1\ '-V .1. V t ._O\._"',-, 1 • &.- o. 1 • - -- -
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TABLA 2.1.- PRINCIPALES FUENTES DE VARIACION EN LA RESISTENCIA 

Veriaciones en la, propicdadrs 
del concreto 

Carn~ios en la rcl,yión 
ilY r J,~ Cf'"lf" 1 t;J. 

Oci•C•Cnte control df' A:J'lt.l 

EKcesiva variacrOn de humedad 

en el ayr cg~o 

Retempi<Jjo 

Variaciones en el requerimiento 
de egu1· 
Granulomctria del agregado. 

el.norci6n. forma de la particula 

PrmJicdadcs dd cernen te y 
del adrti·oo 

Contenido de arre 

Tiempo de entr~a y temperatura 

Variaciones pn las carx:tcr isticas y 

proPorciones de los ingredientes: 
Agr~ao:Jos 

Cemento 
Puto14nas 

Adlli'IOS 

Varixionr.s en la transportación, la 
corocaci6n v la compoctoción 

Variaciones en 1,¡1 temperatura y en 
el curado 

Oisoepanci:~! en los m~ todos 
de prueba 

Proct•jimicntos in;:orrc:túS en el rnu~'>TrL'O 

Varieciones dcbid¡¡s a técnicas de 
fabricación 

Manejo y curado de cilindros recién 
fabricados 

Moldes de calidad deficiente 

Cambios en el curado: 
Variaciones en ta temperatura 
Humedad variable 
Retrasos en el acarreo de los 

cilindros al laboratorio 

Deficientes proce-:1imie,..tos de prueba· 
Cabeceado de tos cilindros 

Pruebas de compresión 

TABLA 3.5.- NORMAS PARA El CONTROL DEL CONCRETO 

V•i.aci6n total 

Desviación en~nd• para diferentes normas de control k._/,,..2 
Clase deo ~ acion 

excelente muy~n• buen e aceptabl-e pobre 

Pn •• ebas de control por debajo de do de sobre 
en el campo do25 25a35 35o40 40o50 50 

Mezclas de prueba por debajo de de de sobre 
de laboretor+o de 15 15 a 17 17 ). 20 20 o25 25 

Variación en las pruebas 

1 
• 

Coeficiente de v•iación p•e diferente• normas de control, en porcenta¡ • 
Clase de opereci6n 

e•celente muy bueno bueno aceptable pobre 

Pruebas de control por debajo de 3 de 4 de 5 arriUa 

en el campo de 3 •• • 5 • 6 de 6 

Mezclas de pruP.ba por debajo de 2 de 3 de 4 arriba 
• e ~ . - - ~ o . . - . "- < 



Cfi 
--...o.- ...... 

~~----·--------------------

ANALISIS DE LOS RESUL TAO OS DE RESISTENCIA 

3.4.1. 1-"ariacilill inhcrCIIIC a !u ¡m1cha. La v;ui:tL"ii\11 en la rc~i!>IL'JKi;t del 
CUIH.:rcto den1ro Uc una prueba única ~í.' obtiL'llt: c.:alculamlu la v;.uiaci(.lll de llll 

f:TUPL' de cilindro~ cbtwr:H.los Uc una ll\Ul'~lr;¡ de ('UJH.:rclo lllm:n!:~ dt· un:1 Jl\C'Ida 

UeterminaJJ. Es r:t7()Jl:Jhk suponl'f que un:1 mcJ.d:1 Jc pruch;¡ Lll' ClltH.:n:IP l'~ 

huJIID~éncJ y que cualquier VaJio •. :i(lll entre Jos cili11JtP~ coJnpai-ICJns, t:bburJUus 

tk un.:1 muestra dclcrJniní.lJJ e~ o...:asiunaJo por las vari:ll'ÍllllL'S en b fJhJi...:acilm. 
el curado y la rruo.:b:1. 

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

Número de ciltndros d2 1/d2 

2 1 128 O 88G5 
3 1 (iJJ o 1j907 

4 2 059 o 48~\7 ,. 2 37'· í1 l'l20:l 

6 2.53·1 O JIJ4G 
7 2.704 0.36913 
8 2.E\l'l7 o 3512 
9 2.970 0.3367 

10 3.078 o 3249 

Tornad<J dp la Tubla 82 del ~lunual on Ouülity Control of Materials (Manual sol•re 
el control de calidad de los materiales) de la ASTM. Referencia 4. 

No obstante, una llllica mezcla de rrucbü Jc cun...:rt'lu nu I'Tupot~.:iun;¡ h1~ 
UJtos suficientcs·r~u:l rl Jn:ilisis cstadistin1 y se rt'quicren cilim!rPs cun1p;1l1on~ 

de, por lo menos. dio. muestras de COHCicto a fi11 de est;,¡hJcccr ..,.,¡¡(1r..::s confiJhiL·s 
para R. La desviación cst;Jndar dL·ntro de lü prueba y el coeficiente de variación 
pueden caJculars~ convenientemente cunH, si~ue: 

dunJc 

O¡ = 

1/d 2 

R = 
VI = 
x = 

o 1 = R. 
d2 

(3-4) 

ul 
v· = 1 X 

~ 100 (.1.< 1 

drsvi;.n.:il.llt cstüuJar Ucntr·J de I:J prueba 
un:~ constante dcpcnJiL'ntc Uc 1:. GlllliJ:~d Lk cilint!rP~ ptlllll~·diil 

para producir una prueba (Tabla 3.4.1.¡ 

intervalo promedio dentro de grupos de cilindros compancrus 

coeficiente de variación denlro de la prueba 

resistenci::a promedio 

23 

. 
' 
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1 TABLA 4.1.- VALORES DE t ;. 

Porcentajes deo pruebas Probabilida:ies de que 
q~ caen dentro de caigan por debajo 
los límites X !. t rF del Hmite inferior 

40 3 e· 052 
50 2 5 e o 67 
60 2ec 084 

6!3.27 1 pn 6 3 100 
70 1.5 C'l 10 1 . (}': 

80 1 Cll 10 1 2n 

90 1 en 20 1.65 
9'; 1 en 40 1 '9C. 
95.45 1 en 44 2 00 

98 1 en 100 2.33 
99 1 en 200 2.58 
99.73 1 en 741 3.00 

• 
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TAtlLA 1.1 COEFICIENTE DE VARIACIO" Y GRADO DE UNIFDRI.~IDAD r,JUE PUEDE ESPERARSE 

El< EL. COiiCRETO, E!AJO OIFER:ONTES COi,DICIDi'ES DE PRODUCCIO" 

Coeficiente de Calificaci6n del Condiciones frecuentes 
variaci6n de grado de uniformidad en que se .obtiene, para 

las resistencias, del concreto concreto hecho en obra 
en porcenta.ie 

0-5 Excelente Condiciones de laboratorio 

5-10 Muy bueno Preciso control de los materiales 
y dosificaciones por peso 

10-15 Bueno Buen control de los materiales y 
dosificacion&s por peso 

¡_ 
--. , 

15-20 Mediano Algún control de los materiales y 
dosificaciones por peso 

Malo Algún control de los materiales y 20-25 ;Josificaciones por volumen 

Muy malo t·Jingún control de los materiales y > 25 dosificaciones por volumen 

. 

'· 

·. 
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Frecuencia con que ocurren resultados en coda 
intervalo de lo escala de resistencias 

Fig 1.4. Distribución de frecuencias de resultados de resistencia en un con¡"unto 
numeroso, cuando sus variaciones son atribuibles ·a causas fortuitas 
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CAPÍTULO 2 
Características 
generales del 
concreto y del acero 

2.1 Introducción./ 2.2 Característicu eafueno
dcformación del conacto simple./ 2.3 Efecto• 
del tiempo en el concreto endurecido./ 2.4 Fati· 
p./ 2.5 Mócluloo elá.sticoo./ 2.6 Deformaciooeo 
por cambioo de temperaturL/ 2. 7 Alguoao ca· 
n.cterílticu de loa acero• de refuerzo. 

2.1 Introducción 

El ·concreto es un material 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 agregados, constituyendo un material he· 
terogéneo. Algunas veces se añaden ciertas sus
tancias, llamadas aditivos o adicionantes, que 
mejoran o modifican algunas propiedades del 

. concreto. 
El concreto simple, sin refuerzo, es resisten· 

te a la compresión, pero es débil en tensión, lo 
que limita su aplicabilidad como material es
tructural. Para resistir tensiones, se emplea re· 
fuerzo de acero, generalmente en forma de ba
rras, colocado en las zonas donde se prevé que 
se desarrollarán tensiones bajo las acciones de 
servicio. El acero restringe el desarrollo de las 
g¡ietas 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 ddor· 
maciones debidas a cargas de larga duración y 
para proporcionar confinamiento lateral al con-

29 

creto, lo que indirectamente aumenta su resis· 
tencia a la compresión. 

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

El concreto presforzado es una modalidad 
del concreto reforzado, en la que se crea un es· 
tado de esfuerzos de compresión en el concreto 
antes de la aplicación de las accione;. 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 el concreto simple y el acero, de 
tal manera que se aprovechen en forma racio· 
na! y económica las características especiales 
de cada uno de ellos. Esto implica el conoci· 

. miento de estas características; en las páginas 
siguientes se describirán algunas de las más im· 
portantes. 

Existen otras características del 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·i: 
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 Características esfuerzo-deformación 
del concreto simple 

Se ha indicado que el objeto principal del es
tudio del comportamiento del concreto es la 
obtención de las relaciones acción-respuesta 
del material, bajo la gama total de solicitaciones 
a que puede quedar sujeto. Estas características 
acción-respuesta pueden describirse claramente 
mediante curvas esfuerzo-deformación de esp~ 
címenes ensayados bajo distintas condiciones. 
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EP este caso, el esfuerlo es comúnmente una 
medida de la acción ejercida en el espé¿imen, 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 cori.tracciones, esta relación se invierte; es 
decir, las solicitaciones quedan medidas por 
la deformación y la respuesta est:í 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· 
río analizar todas las combinaciones de accio· 
nes a que puede estar sujeto un elem~nto. Hasta 
la fecha, sólo se han establecido las relaciones 
esfuerzo-deformación para las combinacio· 
nes más comunes. 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 compresión. 

2.2.1 .\todos de falla y caracteristicas 
esfuerzo-deformación bajo 
compresión axial 

~IODOS 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 Jos, como ef que se muestra en la figura, la 
falla suele presentarse a través de planos inclina· 
dos respecto a la dirección de la carga. Esta 
ir.clinación es debida principalmente a la res
tricción que ofrecen las placas de apoyo de la 
m~quina contra movimientos laterales. Si se 
engrasan los ex tremes del cilindro para reducir 
las fricciones, o si el espécim<'n es más esbel
to, las grietas que se producen son aproxima
damente paralelas a la dirección de aplicación 
de la carga. Al comprimir un prisma de concre
to en estas condiciones, se dc~:.urollan grietas 
en el sentido paralelo al de la compresión, por
que r1 concreto se expande transversalmente. 

Figura 2.1 Falla en compresión de un cilindro de con
creto. 

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 e, 
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· 
sal mediante una placa rígida. Los valores del 
esfuerzo resultan de dividir la carga total apli· 
cada, P, entre el área de la sección transversal 
del prisma, A, y representan valores promedio 
obtcn;dus 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
lación entre el acortamiento total, a, y la lon
g!tud de medición, 2 (figura 2.2). 

Puesto que el concreto es un material hete
rogéneo, lo anterior es una idealización del fe-
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nómeno. Según la distribución de la pasta y del 
agregado en la masa, los esfuerzos, considera
dos como la carga soportada en un área diferen
cial, variarán de un punto a otro de una misma 

. sección. Sin embargo, esta variación no es sig
nificativa desde el punto de vista del diseño 
estructural. 

CURVA TIPICA BAJO CARGA DE CORTA DURACION 

La curva que se presenta en la figura 2.2 co
rresponde a un ensaye efectuado en un tiempo 
relati~amente corto, del ordr.-n 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 despuós tiene un¡¡ 
rama descendente. El colapso se produce co
múnmente a una carga menor que la máxima. 

En el ensaye de prismas o cilindros de con
creto simple, la carga máxima se alcanza a una 
deformación unitaria del orden de 0.002, si la 
longitud de medición es del mismo orden de 
magnitud que el lado del espécimen. El colapso 
del prisma, que corresponde al extremo de·Ja 
rama desandente, 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. 

400 

EFECTO DE LA EDAD 

Debido al proceso continuo 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 del 
concreto depende de las condiciones de curado 
a través del tiempo. 

La figura 2.3 muestra curvas esfuerzo-ddor." · 
mación de cilindros de 15 X 30 cm, fabricados 
de un mismo concreto y ensayados a distintas 
·edades. Todos los cilindros fueron curados en 
las mismas 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 par:1 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 !), y de alta resistencia inicial (tipo 111),¡" .· 
que son los dos tipos más empleados en estruc- · 
turas de concreto reforzado. Después de los 
primeros tres meses, el aumento en resistencia 
es relativamente pequeño. 

Acortamiento • 

9= d--r-~ 
1 

p Figura 2.2 Cunra esfucrzo-defonna
ción en compresión axial de un es· 
pécimen sujeto a carga de corta 
duración. 

o 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 

Deformación unitaria fe =•/ ~ 
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Figura 2.3 Efecto de la edad al ensayar 
en la. rcsistenciiiL 
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EFECTO DE LA RELACIÓN AGUA/CEMENTO 
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La resistencia del concreto depende de la 
relación aguafcemento: a mayor relación 
agua/ cernen to, 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 resistenciasbajas,la 
pendiente de la rama descendente es muy suave. 
Para resistencias altas, la curva es muy pronun-

1 
e 

~ 100 a 
80 

60 

• 
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1 -

15 cm 

p 

0.002 0.004 0.006 

ciada en su parte superior, ylararnadescendente 
es más corta. T arnbién 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 

Ected d•l c:oncn«o en dfM 

fipa 2.4 Variación de la reJistencia con b edad. 
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Figura 2.5 Eff!cto de la relación agua/cemento. 

Se puede obserl'ar que la resistencia de un 
cilindro en el que la carga máxima se alcanza 
en centésimas de segundo es aproximadamente 
50 por cient<> mayor que la de uno que alcanzó 
su carga máxima en 66 segundos. Por otra par· 
te para un cilindro en que la carga máxima se 
alcanza en 69 minutos, la resistencia disminuye 
aproximadamente en un lO por ciento. 

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

Tiempo para alcanzar 
el m.bimo es tuerzo 

Figura 2.6 Efe~o:to dt' la velocidad dC' carga 
(llatano [2.-1]). 

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 pendientes 
de las tangentes iniciales a las curvas crecen al 
aumentar la velocidad No es posiblr cletermi· 
nar en todos los casos la rama descenclente. Al 
igual que en otros tipos de ensaye, las deforma· 
ciones correspondienteS a las cargas máximas 
son del orden de O. 002. 

EFECTO DE LA VELOCIDAD DE DEFORMACIÓN 

La figura 2. 7 muestra curvas obtenidas ensa· 
yando cilindros a distintas velocidades de de· 
formación, desde una milésima de deformación 
unitaria por minuto, hasta una milésima Por 
cien días. En esta figura, /c(o.oo•) representa la 
resistencia obtenida cuando la velocidad d.e de
formación unitaria en el ensaye es de 0.001 por 
minuto. Como puede apreciarse, esta variable 
tiene un efecto notable sobre las características 
de la curva esfuerzo-deformación, especial· 
mente sobre la carga máxima. Si la velocidad 
de def oimación es muy grande, la rama descen
dente es brusca, en tanto que si la deformación 
se aplica lentamente, la rama descendent~ es 
bastante suave. La deformación unitaria í:o
rrespondien te a la carga máxima sigue siendo 
del orden de 0.002. Puede observarse que la 
resistencia disminuye muy poco con incremen· 

. to' importantes en la duración del ensaye. 

1.00 

o. 75 
o 
< 
"'0.50 
" " ~" 

·0.25 

o ., 
figura 2.7. Efecto de la veloddad de dcfonnaciór, 

(Rüsch [2.5]). 
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Figura 2.8 Efecto de la relación de esbeltez. 

EFECTO DE LA ESBELTEZ Y DEL T AMARO DEL 

ESPÉCIMEN 

B 

El efecto de la relación de esbeltez sobre la 
resistencia a la compresión de un prisma se 
muestra de manera cualitativa en la figura 2.8, 
en la que arbitrariamente se ha tomado como 
100 por ciento la resistencia de un espócimen 
con relación de esbeltez igual a dos. Como me· 
elida de la esbeltez se toma la relación entre la 
longitud, medida en dirección de la carga, y el 
lado menor de un prisma, o el diámetro de un 
cilindro. 

Para esbelteces mayores que dos, la resisten· 
cía baja, hasta llegar al 85 por ciento, aproxi· 
madamente, para esbelteces de seis o más. Por 
el contrario, para especímenes de esbelteces 
menores que dos, la resistencia aumenta inde· 
finidamc;tte, y en teoría sería infinita para un 
espócimen de altura nula. 

En especímenes geomótricamente semejantes 
pero de distinto tamaño, la resistencia dismi· 
nuye, dentro de ciertos límites, mientras ma· 
yor sea el espocimen. 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 esprcimen. La fi .. 

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

2.2.2 Compresión triaxiiJI 

Los ensayes efectuados en cilindros de con· 
creto bajo compresión triaxial muestran que 
la resistencia y la deformación unitaria corres· 
pondiente crecen al aumentar la presión lateral 
de confinamiento. En estos ensayes, el estado 
tri axial de esfuerzos se crea rodeando el e'péci· 
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 2.10 (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 
directa del incremento de la presión de confi· 
namiento. Con presiones de confinamiento ade· 
cuadas pueden obtenerse resistencias de más 
de 1000 kg/cm2 • 

El efecto de la presión lateral sobre la resis· 
tencia se ilustra en la figura 2.1 O (e), donde se 
presenta una gráfica del esfuerzo axial, / 1 , ne· 
ces ario para producir la falla del cilindro, dontra 
la presión lateral, / 2 • Los resultados obte~idos 
de los ensayes pueden representarse, aproxima· 
damente, por medio de la expresión 

~ 90 

! 80 
i 70 a: 

t. = !~ + 4.1 fl (2.1) 

Cilirdros con relación de tsblltez igual 1 dos 
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Fipn 2.9 Efecto del tamaño. 
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figura 2.10 Compresión triaxial (Brandtzaeg [2.3)). 

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
pondiente a la resistencia al incrementarla pre
sión de confinamiento; con una presión de 38 
kg/cm 2

, la deformación unitaria correspondien
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 senciUa 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
mente, 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 rectangular, variable, 
a lo largo del mismo. Para fijarlo en la máqÚi~ 
na de ensaye, se utilizaron placas pegadas con 
resina a los extremos del espécimen, las que a 
su vez fueron atorniUadas a la máquina. Este 
tipo de ensaye requiere mucho cuidado para 
lograr resultados dignos de confianza. 

Para concreto en t~nsión 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 2.11 Curva esfuert.o-deformación 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
fectamente elástico, se originarían 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 tcnsi<1n se calcula con la 
fórmula: 

(2.2) 

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

En la expresión (2.2): 

P =carga m:íxima 
ri = diámetro del espécimen 
1 = longitud del espécimen 

En realidad, el concreto no es elástico y, ade
más, la resistencia en tensión que se milie no 
es la resistencia en tensión uniaxial como la 
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. que se obtendría en el ensaye mostrado en 
la figura 2.11. Sin embargo, lo que se pretende 
es tener una meclida de la resistencia del con
creto ala tensión por medio de un ensaye fácil 
y reproducible por muchos operadores en dis
tintas regiones. Esto se logra sa~isfactoriam(.: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 

(f,b )mix = 6 k g/ cm' + 0.06 r; (2.3) 

válida para 

150 kg/cm' ~[', ~ 450 kgfcm' 

donde 

(f ) = resistencia en tensión del en-
rb máx 

saye brasileño 

[', = resistencia a la compres1on 
simple de un cilindro de ... 
l5X30cm. 

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 r:' mie~tras que para valores altos disminuye 
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 necesario conocer 
aproximadamente la resistencia a la flexión 
del concreto simple. Esta se determina frecuen
temente ensayando un prisma de concreto li-

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

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

Me 
r.=¡ (2.4) 

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

Al aplicar la expresión (2 .4) se supone que 
el concreto es elástico hasta la rotura, hipóte
sis que, como se 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, ~ntre otras variables, 
de la resistencia a la compresión, de la relación 
peral te a claro y de las condiciones de curado. 
Debido a que la medición de deformacíones 
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 esp<· 
cimen,. que está sujeta en forma importan
te a esfuerzos de contracción originados por 
cambios en el ambiente. Por esta razón, la dis
persión de datos de ensayes de módulo de ro
tura es mayor que la dispersión obtenida en el 
ensaye brasileño, la que a su vez es mayor que 
la dispersión de datos ·de pruebas en compre
sión. Es difícil establecer relaciones generales 
entre los valores de f, y 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 cuales originan la 
fallacuando el elemento podría aún soportar 
esfuerzos cortan tes mayores. Algunos procedí· 
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 espec ímenes de diversos 
tipos a otras combinaciones de esfuerzos. Entre 
éstos cabe mencionar los ensayes efectuados 
por McHenry [2.1 O], 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 cilindros 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 dispositivas 
especiales, para evitar alteraciones de los es· 
tados de esfuerzos estudiados. 

2.2.6 Cn"ten"o de falla 

A pesar de los estudios que se han 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
zos cortantes y de deformaciones limitativas. 
K. Newman yj .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 muestra una curva típica de· 
formación-tiempo de un espécimen de concre· · 
to bajo carga constante. La forma de la curva 
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 sigue 
deformándose, con una velocidad de deforma· 
ción grande al principio, que disminuy~ gra· 
dual m en te 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 descarga 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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Figura 2.13 Curva típica deformación-tiempo, bajo condiciones ambientales constantcJ. 

produce el tiempo 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· 
tan táneas; en muchos casos interesa aún más 
estimar la magnitud de la deformación total, 
incluyendo los efectos del tiempo. En vigas 
sujetas a carga constante se han observado de· 
flexiones totales de dos a cinco veces mayores 
que las medidas inmediatamente después de 
aplicada la carga. 

2.3.2 Contracción 

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

Los factores que más afectan la contracción 
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 u ni· 
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 elemento 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 
contracción. 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 
del orden del 50% de la resistencia. Para nive
les mayores la relación ya no es proporcional. 

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

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

Otros factores que afectan a las deforma· 
cienes por flujo plástico son las propiedades 
de los materiales constituyentes del concreto, 
las proporciones de la mezcla y la humedad 
ambiente. 

f 1.2 
...E.. ,. 

e 

Es interesante mencionar que, como el flujo 
plástico aumenta con el nivel de carga, este 
fenómeno tiende a aliviar las zonas de máxi
mo esfuerzo y, por lo tanto, a uniformar los 
esfuerzos en un elemento. 

2.3.4 Efecto de la permanencia de la carga 

Es imponante 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
lativos, f) f'c, 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 contra
zo discontinuo. 

1. 

1.0 ' t=~. 
Límite de falla 

0.8 ,.,.., = 100 mi,...._, ::6-. 

7 - ·-·-
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Figuro 2.14 f:fecto de la pennanencia de la carga (Rüsch) (2.S]. 



Sr muestran además dos envolventes: la in
ferior, llamada limite de deformaciÓ>I y la su
perior, limite de falla. La primera muestra Ja_, 
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, correspondier.· es a porcentajes 
de carga superiores aJ valor cn.tico. La inter
sección entre estas dos envolventes indica, teó· 
ricamente, el porcentaje de la resistencia por 
debajo del cual el espécimen puede soportar la 
carga indefinidamente. 

En la figura puede observarse que si se car- . 
ga un espécimen al 80 por ciento de su resi;
tencia de corta duración, se producirá la falla 
eventualmente a una deformación del orden 
de 0.0055. En cambio, si se le sujeta solamen
te al 40 por ciento de su resistencia de corta 
duración, el espécimen sufrirá una deforma· 
ción del orden de 0.0025 después de un tiempo 
muy largo y mantendrá su carga indefinida
mente. 

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

2.4 Fatiga 

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

Se mencionó anteriormente que un elemen
to de concreto en compresión no puede sopor
tar 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. Se 
ha encontrado también que si la carga se apli
ca intercalando periodos de reposo, el nú
mero de ciclos necesario para producir la falla 
aumenta considerablemente. 

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

Se puede estimar que el concreto simple en 
compresión, toma diez millones o más de 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 descarga con valor máximo del orden 
de 35-50 por ciento de su resistencia estática. 
Se han hecho estudios limitados de fatiga m 

torsión, que tienen un interés práctico menor. 
Para ciertos materiales, como el acero, se 

'1a encontrado que, aplicando ciclos de carga 
y descarga y llevando el esfuerzo máximo has
ta un cierto va1or, 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 2.18 se trata ampliamente el 
tema de fatiga en el concreto. 

2.5 Módulo& elástico& 

Para estimar deformaciones debidas a cargas 
de corta duración, donde se puede admitir un 
comportamiento elástico sin errores importan
tes, es necesario definir un valor del módulo 
de elasticidad. Del estudio de las curvas esfuer
zo-deformación mostradas, resulta obvio que 
el concepto convencional de módulo de elastici
dad no tiene sentido en concreto. Por lo tanto, 
es necesario recurrir a definiciones arbitrarias, 
basadas en consideraciones empíricas. Así, se 
puede definir el módulo ·tangente inicial o tan-
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gente a un punto determinado de la c.urva es
fuerzo-deformación y el módulo secante entre 
dos puntos de la misma. Para tomar en cuenta 
los efectos de cargas de larga duración en una 
forma simple, se utilizan a veces módulos elás
ticos menores que los correspondientes a las 
definiciones mencionadas anteriormente. 

El módulo secante so usa en ensayes de labo
ratorio para de fin ir la deformabilidad de un 
concreto dado. La ASTM [ 2.171 recomienda la 
pendiente de la línea que une los puntos de 
la curva correspondiente a una deformación de 
0.0005 y al 40 por ciento de la carga máxima. 

Se ha observado que, después de varios ci· 
dos de carga v descarga a esfuerzos relativamen· 
te pequeños, la relación esfuerzo-deformación 
tiende a convertirse en una relación práctica
mente lineal. Como es dificil determinar el mó
dulo tangente inicial de una 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. Por ejemplo, el Reglamento 
ACI presenta la ecuación 

. - J/J.l{) 
E,= wu ~o J¡; (2.5) 

donde E, es el módulo de elasticidad en k g/ cm 1, 
w es el peso volumétrico del concreto en ton/m 3 

y J' es la resistencia del concreto en k g/ cm 1 • 

' El Reglamento del D.F., propone la ecuación 

(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 importan.tes, 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 ¡J., el coeficiente de Poisson. El pri
mero se toma comúnmente como fracción del 
módulo de elasticidad que seusaencompresión, 
del orden de 0.4. Experimentalmente, se ha de
terminado que el segundo varía entre 0.12 y 
0.20. Con frecuencia se supone ¡J. igual a 0.18. 

2.6 Deformaciones por cambios dr 
temprratura 

El concreto está sometido a cambios volu
métricos por temprratura. Sr han determinado 
algunos coeficientes térmicos que oscilan entre 
O. 000007 y O. 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 corficirntrs puedrn 
ser muy distintos dr los mrncionados. 

2. 7 Algunas caractrrísticas dr los acrroa 
dr refurrzo 

l. 

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

Los diámrtros usualrs dr las barras produci
das en México, varían dr 1

/ 4 pulga 11/ 2 pulg. 
(Algunos productorrs han fabricado barras co
rrugadas de 5/ 16 pulg, 5

/ 32 pulg y 3
/ 16 pulg.) 

En otro países sr usan diámetros aun mayorrs. 
Todas las barras, con rxcrpción dd alambrón 
de 1/ 4 pulg, qur grnrralmrntr es liso, tirnrn 
corrugaciones en la suprrflcir, para mrjorar 
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Figura 2.15 Curvas esfuerzo éleformación de aceros laminados en caliente para barras de refuerzo de fabrica
ción europea. 

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

Generalmente el tipo de acero se caracteriza 
por el límite o esfuerzo de fluencia. Este lími
te se aprecia claramente en las curvas esfuerzo
deformación de barras laminadas en caliente, 

10000 

2000 

o 0.05 

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

o. 10 0.15 
e, 

figura 2.16 Curvas esfuerzo-ddonnación de acero trabajados en frío-para barras de refuerzo de fabricación 
europea. 

1 
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Tabla 2.1 Di.imC"tros, pesos, áreas, y perímetr.os 
de barras. 

Barra Diámetro Peso Area Pera'metro 
Súm. pu/g mm kg/m cm 2 cm 

2 1/4 6.4 0.248 0.32 1.99 
? • •. o 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 
1 1 1-3¡8 34.9 7.511 9.58 10.96 
12 1-1/2 38.1 8.938 11.40 11.97 

OBSERVACIO.'IES 

Los diámetros, áreas V pesos se ajustan a la nonna de l¡¡ 
Sccret;uÚ de Comercio, ~OM 86-1974. Según esta nonna., 
el diámetro nominal v el área de una barra co~sponden a 
los que tendría una barra lisa, sin corrugaciones, del mismo 
peso por metro lineal; todas las barras, con excepción de la 
;\o. 2, cstán corrugadas. 

En ~léxico se cuenta con una variedad rela
tivamente grande de aceros de refuerzo. Las 
barras laminadas en caliente pueden obtener· 
se con limites de fluencia desde 2 300 hasta 
~ 200 kg/cm 2 • El acero trabajado en frío al
canza límites de fluencia de 4 000 ·a 6 000 
kg/cm 2 • En la figura 2.17 se representa la gráfi
ca esfuerzo-deformación de un acero trabajado 
en frlo, fahricado en :\léxico. En los países 
escandinavos se usan varillas con límites de 
fluencia hasta de 9 000 kg/cm 2

• 

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

Se ha empezado a generalizar el uso de mallas 
como refuerzo de losas, muros y algunos ele· 
mentus prefabricados. Estas mallas están for
madas por alambres lisos unidos por puntos de 
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Figura 2.17 Gráfica c:sfuerzo-ddonnación de un acero 
de alta resistencia. sin límite de fluencia definido, de 
fabricación nacional. 

soldadura en las intersecciones. El acero es del 
tipo trabajado en frío, con refuerzos de fluencia 
del orden de 5 000 kg/cm1 . El .spaciamiento 
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 irregularid¡i.d 
superficial, para mejorar la adherencia. 1 

El acero que se emplea en estructuras pres· 
forzadas es de resistencia francamente superior 
a la de los aceros descritos anteriormente. Su 
resistencia última varia entre 14 000 y 22 000 
kg/cm 2 y su límite de fluencia, definido por 
el esfuerzo correspon.diente a una deformación 
permanente de 0.002, entre 12 000 y 19 000 
kg/cm 2 • 

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-deforma· 
ción para concreto con una resistencia de 250 
kg/cm 1

, correspondientes a cargas de corta y 
larga duración. 

El módulo de elasticidad de los distintos ti· 
pos de acero cambia muy poco. De la campa· 
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figura 2.18 Curvas comparati\'as para acero y concreto · 

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

elemento de concreto reforzado sujeto a com
presión axial, el colapso del conjunto estará 
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 apena<: ·::1a deformación del or
den correspondicntt 1.1 5U límite de fluencia. 

Las características de adherencia de los dis
tintos aceros, y su inOuencia 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 
n:fuerzu. 

Para el diseño se supone que la curva esfuer
zo-deformación del acero en compresión es 
idéntica a l" curva esfuerzo-deformación en 
tensión. La curva en compresión es difícil de 
determinar en el caso de barras, debido a dec
tos de esbeltez. 
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3.- FLEXION 

INTRODUCCION 

TEORIA CLASICA DE LA FLEXION 

- LIMITACIONES 

1.- VIGAS DE EJE RECTO HORIZONTAL QUE PASA POR TODAS LAS SECCIONES TRAN~ 
VERSALES DE LA VIGA. 

p p 

a 

L 

a 

EJE REGID 

2.- LA SECCION TRANSVERSAL ES 
DE FORMA CUALOU 1 ERA, PERO 
TIENE UN EJE VERTICAL DE -
SIMETRIA, 

l 



y 

.3,-. SE CONSIDERA QUE EN.LA SECCION QUE SE ANALIZA. SOLO EXISTE -
FLEXION. 

4.- LA RELACION DE CLARO A ANCHO DE LA VIGA ES TAL QUE NO SE PRO 
DUCE PANDEO LATERAL. LIB ~ 35 (B ANCHO DEL PATIN EN COMPRE
S 1 ON) , 

5.- EL MOMENTO FLEXIONANTE Mz. ESTA EN EL MISMO PLANO DEL EJE DE 
SIMETRIA. 

6.- EL MATERIAL DE LA VIGA ES HOMOGENEO 

- HIPOTESIS BASICA 

LAS SECCIONES PLANAS. NORMALES AL EJE DE LA VIGA. SIGUENSIE~DO 
PLANAS DESPUES DE APLICAR LA FLEXION (NAVIER), 

8 D 
SECCION 
PLANA 

.. _ 



FLEXlON ELASTICA . 
. . 

SE CONSIDERARA QUE EL MATERIAL TIENE UN COMPORTAMIENTO ELASTICO-LINEAL 

f 

. (TENSION y"" 
. COMPRESIOt·J) 

/"y 

't-. 
1;. 
!'-

1 )><. 
M 

1 

f.:EE 

rE~N /- y ' e fmax. 

1~ 1 ¡, 

V ' 

~ ttfm&x. X 
/X 

"'\ 
x' 

7 

i fmox.~ 

+y 

-y 

éx 

DIS TRIBUCION 
LINEAL DE 

DEFORMACIONES 

/ z 

E.N. 

OISTRIBUCION 
..LINEAL DE 

ESFUERZOS 

/ ~ 
y 

dA \ 

/:l. . 'f.. 

\ 
X 

-J 1"\ 

1 

Mz 
hmÓx. =--e 

Iz 
FORMULA DE LA 
FLEXION ELASTICA 

E.N. 

',e 

dA 



FLEXION INELASTICA 

SE CONSERVA LA HIPOTESIS BASICA DE SECCIONES 

PLANAS. 

1 

1, 1"ENSION 

é 3 "2 el : ' --~-7~~~~~~--e 

f 1 

12 

fl 
1----112 
1-----rll 3 

(---4--1 ..__......._-=: ____ _¡,_---'· -----

~ 13 

COMPRES ION 

MATERIAL NO LINEAL 

y 

EJE DE 
SIMETRIA 

y 

-----z 
-dA 

SECCION DE 

FORMA CUALQUIERA 

SECCION 
PLANA 

DEFORMACIONES 

{
:::<:Fx=o--J~•da =o (e= n 

_ EQUILIBRIO 

:::<:Mz=O-J~xYdo=O = MR 

ESFUERZOS 

T 



CARGA P 

p u 

FLEXION EN ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO 

GRAFICA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO 
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE R~ 

FUERZO. 

p p 

1 1 

1 __ /i J'L:---- 1 t. 
000 

.':1/-'"" 

FALLA 

P Y --------- FLUENCIA DEL 

p AGR. --
CARGA DE 
AGRIETAMIENTO 

REFUERZO , 

DEFLEXION t. 

S. 

! 



HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA 

ll EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSION. 

2) LA DISTRIBUCION DE LAS DEFORMACIONES UNITARIAS LONGl 
. TUDINALES EN LA SECCIOtl TRANSVERSAL DE UN ELEMENTO -

ES PLANA Y POR LO TANTO SE COriSIDERA QUE EXISTE ADH~ 
REtiCIA PERFECTA ENTRE EL CONCRETO Y EL ACERO 

A 
1 \ 

1 \ 
1 \ 
1 \ 

1 \ 
1 \ 

11 1 \ 
1 \ 

1 \ 
1 s.... \ . 

p ·, • 

S1eel ~Crack . · 

3l LA DEFORMACION UNITARIA DEL CONC~ETO A COMPRESION -
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCION ES: 

· CcM = O, 003 

r 



4.- LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN EL CONCRETO Y EL 
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN 

fe fs 

f'c fy ---- -~--'----

-+---L-~-~---tc 
Ecu =O. 003 

-+--~~--------Es 
éy = 0.002 

CURVA TIPICA DEL CONCRETO 
EN COMPRESION. 

CURVA TIPICA DEL ACERO 
EN TENSION. 

( --=-= =-y-I~~~-~IZ:_~E?=~Bf -- - -~-~-;-=,;..:utro . 
d Jd 

+-EÉ_~==Aoo~oo~-; l_-~------~-----~------~_1 

- DISTRIBUCIONES DE DEFORMACIONES Y ESFUERZOS EN UNA SECCION AL lli 
CREMENTAR EL MOMENTO HASTA SU RESISTENCIA A FLEXION. 



BLOQUE EQUIVALENTE DE ESFUERZOS 

HIPOTESIS ACI 

~ 

f 'e 

DISTRIBUCION 
REAL 

1 = (l. 05-_ f' e) ::= O, 85 
1400 

PARA TOMAR EN CUENTA EL 
CAMBIO DE LA CURVA f-E 
EN RESISTENCIAS ALTAS, 

Q2 = POSICION DE LA RESULTANTE 

~3 = 0,85 

-

-

-~ 

f3¡ 

0.85 

fe 

u 
N 

IIl. e 

DISTRIBUCION 

EQUIVALENTE 

1 
1 
1 
1 

280 

l.-
E. N, 

f'c 



HIPOTESIS RDF 

u 

f"c 

DISTRIBUCION 
REAL 

\:Jt = 0.8 
1'2 = POSICION DE LA RES'JLTANTE 

\':>3 = (1.05 - f*c ) L 0,85 
1250 

u 
C\1 

Cll. 

DISTRIBUCION 
EQUIVALENTE 

e 

-± E.N. 

f*c = 0.8f'c 

q 



SECCION DE 
FORMA 

CUALQUIERA 

DEFORMACIONES 
UNITARIAS 

0.00 3 

- - - - - ,---,:-;-----r 
é's 

A e 

- _.__ __ _, 

és 

o 
o 

DISTRIBUCION 
DE 

ESFUERZOS 

FUERZAS 

--
f's ---o¡ - Fs'= A'sfs] 

r 11 e 
Fe = Ac f e 

fs L--~Fs= As fy=T 

fs = Es Es 

::?:F=O 

::?: M= MR 

PROCEDIMIENTO GENERAL PARA CALCULAR LA RESISTENCIA MR 

-o 



F A L L A 

------. 

.s:l 
u 

B A L A N C E A D A 

E. cu =0. 003 

.------->-- -

.s:l 
o 

f' e· 

---- - - "-------!,- - -- -- -- - __ ._ _____ _ 

J 
Es= Ey=O. 002 

SECCION SUBREFORZADA As ~ Asb 

SECC 1 ON SOBREREFORZ ADA As :::=. Asb 
~-

fy 



.e AsE_ 

C=T 

. b . 
~'--._), 

CALCULO DEL PORCENTAJE BALANCEADO 
EN SECCIONES RECTANGULARES 

é C).( = 0.003 

n 

~s=é~ 

0.8 cb bf"c = Pb bd fY 

Cb = Pb bdfY = Pb dfY 

0.8 beí:: 0.8 f"c 

PERO 0.003 = C~ 
fy +0,003 d 

0.003 = Pb d fY 

E:Y +0,003 0,8 f"cd 

Pb = 0.8 f"c = .:::.O.!..:.O::.:::Oé::3 __ 
fy éY +0, 003 

MULTIPLICANDO POR Es = 2 x 106 KG/cM2 

Pb = 6000 
fy +6000 

[tv = é.Y Es] 

Pb = 4800 f"c 

fY + 6000 fY 

· IZ 

tC 
"1 

' 

1. 



CALCULO DE RESISTENCIAS:A FLEXION DE UNA SECCION RECTANGULAR 
DE CONCRETO CON DIFERENTE PORCENTAJE DE REFUERZO CR.C.D.F. -
1987)' 

1l SECCION DE CONCRETO SIMPLE 

o 
Ul 

b 

CURVATURA 

f'c = 200 
f*c = 160 
f"c = 136 

* H = 19.80 
E= 113,137 

Es = 2 X 106 
FR = 0,9 

KG/cM2 

KG/cM2 
KG/cM2 
KG/cM2 
KG/cM2 
KG/cM2 

** E = 8000 Jf'C' = 8000 J200 
* tt = 1.4 Jf'C'= L4 J2oo 

Al CALCULO DE MR 

FORMULA DE LA ¡; . 

F LEX ION ELAST l 
CA. 

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 (MOMENTO DE AGRIETAMIENTOl 

Bl CALCULO DE 0 

t =f.!:= 19.80 = 0.00018 
E 113,137 

0 = .f._ = _§___ = 0. 00018 = 0, 6 X lQ-5 
e h/2 30 

'1~ 



2) SECCION BALANCEADA 

Al CALCULO DE MR A PARTIR DE Asb 

é S = E y = (y = 4000 = o. 002 
ES 2x106 

DE LA FIGURA 

_e_ = d C = d tCU 
t:cu + t.s [CU Ecu+ ES 

C = 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 

C = abf"c= 26.40 X 25 X 136 = 89.760 KG 

POR EQUILIBRIO 

T = C 5> ASb fy = 89.760 KG 

Asb = 89760 = 22.44 CM2 
4000 

Pb = 0.0163 

MR = CZ = C (d - a) 
2 

ecu=0.003 
r--i . ' 

MR = 89760 (55- 26.40) = 3'751.968 KG - CM 
2 

MR = 37.52 ·X 0.9 = 33.77 ToN-M 

Bl CALCULO DE·~ (CURVATURA) 

()= €CU = 0.003 = 9.09 X 10-5 rad/CM 
e 33.00 

14 



o 
.. <.0 

3l SECCION SIMPLEMENTE ARMADA ISUBREFORZADAl 

25 0.003 ,.......--., 
' ' 

l() 
l() 

11 
'O 

t?:-A''!!il 
es 

1 -1 

As= 11.6 cm2 .cAsb 

P=0.0084 !FIGURA 2) 

Al CALCULO DE MR 

SE SUPONE c=17.00 
a= 0.8 X 17 = 13.60 

f "e 
1- ., 
' 

oi. 1 
1 

·-

ES= g [CU- (CU = (55x0.003)- 0.003 = 
e 17 . 

ES = 0, 0067 > t. Y ~ fS = fy 

0.003 
~ . . 

.. T c=obf e 

~··r 
T=Asfy -

0.0067 

-~¡f----E.N. FALLA DUCTIL 

0.0067>ty 
1 1 

e = Obf"c = 13,60 X 25 X 136 = 46.240 KG = 46.24 ToN. 
T = Asfy = 11.60 X 4000 = 46, 400 KG ~ C 
MR = Tz = T (d- ~) = 46,400 (55-13.60) = 2'236,480 KG - CM 

2 2 
MR = 22,36 ToN-M 

MR = 22.36 X 0.9 = 20.12 ToN-M 

Bl CALCULO DE ~.!CURVATURA) 

C/)= E.cu = 0.0030 = 17,65 x 10-5 rad 
C 17 CM 

/· 



4) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SOBREREFORZADAl 

Al CALCULO DE MR 

SEC. 25 X 60 

As= 30.00 cM2>Asb 
p = 0.0218 

SE SUPONE e = 35.7 

a = 0.8C = 0,8 X 35,70 = 28.56 CM 

fs = (_g Ecul - t:cu =(. 55 x 0,003) - 0.003 = 
e 35.70 

0.003 

o' 0016 < f. y 
NO FLUYE EL 
ACERO 

fs = Es Es 

FALLA FR~.GIL 

0.00162 

C = abf•c = 28.56 X 25 X 136 = 97.104 KG 
T = Es E= 30 X 0.00162 X 2 X 106 = 97 200 KG 

¡. 

' 

MR = Tz = T (d - ~ ) = 91,200 (55 - 28.56) = 3'957,965 KG-CM 
2 2 

MR = 39.58 ToN-M 

MR = 39,58 X 0.9 = 35,62 ToN-M 

Bl CALCULO DE ~ ( CURVATURA l 

(Q= Ecu = 0,003 = 8.40 x 10-5 rad 
C 35,70 CM 

'" 



5l SECCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADAl 

~ 
~· 1 ' 1 

l() :: f"i¡¡;¡;¡;¿m~:z:Z:w3J- -r 1- -
O A's O· __: ---

: wlJm ~ l 
T - ~-i ----t--t 

25 

DATOS: 

' ' 
1 &s ..¡ 

As = 30 eM2 > ( Asbl 
A's = 10 eM2 

Al CALCULO DE MR 

SE SUPONE e = 29.4 
a = 0.8e = 23.52 

d 

" ,_Ls., 
• ' 1 

0 
r-_ -Cz=A sfy -c1 =abf"c 

1---' 
--------- E.N. 

.....___ __ T = Asfy 

p = 0,0218 
p'= 0.0073 

('S = (e - d') (eU 
e 

= (29.4-5) 0.003 = 0.00249 > FY = 0.002 
29.4 FLUYE EN eOMPRESION 

ES = Q (eu - (eU 
e o.oo3 

= ___22_ 0.003 - 0.003 = 0,00261> FY=0.002 
24,4 FLUYE EN TENSIQN 

}--1 
• 

f"--0.00249 
____ -----·-----'---'E.N. FALLA DUCIL 

0.00261. 
1-----1 

el = abf"c = 23.52 X 25 X 136 = 79 968 KG 

c2 = A'sfy = 10 X 4000 = 40000 KG 

e = C1 + C2 = 79968 + 40000 = 119,968 KG 

T = Asfy = 30 X 4000 = 120 000 KG ~ C . . 

. 17 



MR = e\ ( d - a) + C2 ( d- d 1 
) 

2 
MR = 79,968 (55 - 23,52) + 40000 (55-5) 

2 
MR = 5'457,816 KG-CM 

MR = 54.57 ToN-M 

MR = 54.57 X 0.9 = 49.11 ToN-M 

B) CALCULO DE«¿ 

~= ~ = 0.003 = 10.20 x 1o-5 rad 
C 29,40 CM 

1· 
1 

18 



6) SECCION T SIMPLEMENTE ARMADA 
(SUBREFORZADA) 

r----=-b_= 1~0-=-0-~ º 
. " 

li 
EN. -----~l-

1 éS 1 
As= 40.00 cm2 

..., 
------- -------

~----.T=Asty 

" C2 =tbf e 

e 1 = ( o -1) b' f "e 

A) CALCULO DE MR 
SE SUPONE e= 21,32 CM 
a = 0, 80 X 21,32 = 17,06 CM 

<¿S = d tCU - E:CU 55 0,003-0,003 = 0,0047 >(Y 5>fS = fy 
e 21,32 

d003 

rE N 
. __ _¿ ____ _ 

FALLA ·DUCTIL . 

0.0047 

C1 = (a-,t) b'f"c = (17,06-10) 25 X 136 = 24.004 KG 

C2 = !bf"c = 10 X 100 X 136 = 136,000 KG 

C = 24.004 + 136,000 = 160,004 KG 
T = As fy = 40 X 4000 = 160,000 KG = C 

MR = C1 (d-a + a-t: ) + C2 (ct-T) 
-2- 2 

MR = 24004(0,55-0.17+ 0.17-0.10) + 136,000 (0,55-010)=77,95 To~l-M 

2 2 
MR = 77,95 X 0,9 = 70,16 ToN-M 

Bl CALCULO DE ~(CURVATURA) 

q7= tS = 0,0047 = 0,00022 rad 
C 21. 3:Z CM 



GRAFICA MOMENTO- CURVATURA PARA zo 

DISTINTOS PORCENTAJES DE 

M( roN-m) 

49.11 

35.62 -------------

20.12 ---

0.6 8.4 9.()9 10.2 

( 1) SIMPLE· 
(2) BALANCEADA 
(3) SUBREFORZADA 
( 4) SOBREREFORZADA 

(5) DOBLEMENTE ARMADA 

17.65 

REFUERZO 

= 
A's 

As 
l1l!!i1l'1lllll 

¡... 25 . ¡ 

o 
<.0 

RESISTENCIA Y CURVATU

RAS OBTENIDAS EN LOS 
EJEMPLOS ANTERKJRES. 

0 x 10'"5( red/cm) 



FORMULAS PARA CALCULAR LA RESISTENCIA EN SECCIONES DE 
FORMA COMUN 

Al SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE COMPR~ 

SION . 

MR 
bd2 f't 

0.30 

0.20 

0.10 

..e 

As 
~ 

. b . 
¡- -1 

POR EQUILIBRIO: 

e;¡ = T 

abf"c = Asfy 

a = ~ = Pdfy 
bf"c ~ 

q = p fy 
f 11 c 

p=~ 
bd 

'----... T=Asfy 

MR = e (d- a } = abf"c d(l-~} = pdfy bf"c d(l- Pdfy} 
2 2d f"c 2df"c 1, 

50 

f'c=cte 
3 

10 

0.10 0.20 0.30 Q005 001 0.015 0020 

Zl 

p 



Bl SECCION RECTANGULAR CON ACERO DE COMPRESION 

r----1'-o··i 1 vtxcrm-t-
A's ~ 

~'-LJ..-"~ T 

As 
'&b???lfM 

b 

DE C=T 

.---(As- A's) + 
1?27/tZ;;;;;; 

abf" e + A 1 s fy = As fy 

a= (As-A 1 S) fy 
bf" e 

SOLO SI 

( p - p 1 l "' 4800 d 1 t" e 
6000-fy d fy 

CONDICION QUE IMPLICA QUE EL ACERO 
FLUYE EN TENSION Y COMPRESION. 

22. 



RESTRICCIONES EN LA CUANT~~ DEL ACERO DE REFUERZO 
( RCDF - 87 l 

11 REFUERZO MINIMO 

1 , 1 l MR = 1, 5 MAG 
MAG = ft ( I) 

Y MAX 

ft = 1.4~ 

1.2) SECCIONES RECTANGULARES: 

ASMfN = 0.7 ~ bd 
fy 

21 REFUERZO MAXIMO 

2.1 ÁSMÁX { 
Asb 

0,75 Asb 

2.21 SECCIONES RECTANGULARES 

As b = _f'_' e _ __,_,4 8"-"'0""-0 _ 
fy fy + 6000 

bd 

(SIN SISMO) 

(CON SISMO) 



T 

y¡gw1 5.1 O Pri.m« caso de Oe>-ión .simétrica.. 

·-·-
+--.¡-.\--- -· X 

1 
/ T 

1 ·-
,) 

e, 
---'---~T 

e 

.. 

'2.4 1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

i. 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 
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4.- ADHERENCIA Y ANCLAJE 

ING, MIGUEL ANGEL GUZMAN ESCUDERO 



. 4.- ADHERENCIA Y ANCLAJE 

l.- N/\TUR/\LEZ/\ 

~-r 

•1 
b 

1 1 1 '• 

.;~h-
REFUERZO· '. 

' 
ADHERIDO· . . ' 

Tt ---

, 

nncleje barra en dueto 

[ 1 '• 

. 77\_1}, 
Zona de compr!llón 1 

1 

1 

¡-

¡· 'J 
REFUERZO SIN 
ADHERENCIA 

L , L 
____:_::.____ 

' 1 

r--~-------, 

1 

DIAGRAMA DE CUERPO LIBRE DE UN 
A AA A ~ n 



--------- ----------- -- ---- ------

1.1 ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO 

Al ADHESION DE ORIGEN QUIMICO 

Bl FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO 

Cl APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES 

Al Y Bl EN VARILLAS LISAS 

Al Bl Y Cl EN VARILLAS CORRUGADAS 

'· 
;, 



2.- ADHERENCIA POR ANCLAJE O DESARROLLO 

.. 
• 

. . 

L 
1 --·--
~ . i , " 

' . . . . 
• :---e-....-- 4- oC\~-~----

' . 
•. 

·• . . • • ... : 

ESFUERZOS DE ADHERENCIA 

PROMEDIO (.« ) 

POR EQUILIBRIO 

.u. zo (L) = ASfS 

Ji.= ASfS 

~OL TTdb L 

../.1.: db f S 

Si fs = fy 

..11. = .11. 11. 

4L 

- T = As fs 

fs 

fy db 

411..a 



___________ 3_,_- _ADHERENCIA _ F!OR _ FLEXLON _____ _ 

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

A 
1 
1 
1 
1 
1 

B __ _l 
t. M 

T 

D. T = .lll[o) lJ.x 

L>M 
.Ji= 1LOl>x 

A 8 
' 1 
1 1 
1 1 

tJ T T+ t. T 

TOMANDO LIMITES CUANDO !;,.x ~ O 

..iJ.= dM _1_ 
ax tLO 

PERO dM = V 
dX 

V .Ji=¡:¿o 

-~~:::3---
T T+ t.T 

t. X 

'ZS 



Bl CAMBIO EN LOS ESFUERZOS DE LAS VARILLAS 
POR AGRIETAMIENTO. 

MOMENTO CONSTANTE 

1 

L--
/ 

fs 
1 

ESFUE~ZOS E~ EL ACERO 

...Ui 
' 

ESFUERZOS DE ADHERENCIA 

~ __. 

t· 

't. T 
=-

L:!'!O 

,.u =.;!1_! = ~ ~ 
dL :e o d L ~o 
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4.- VARIABLES QUE INTERVIENEN EN EL DESARROLLO DE LA 

ADHERENCIA. 

Al RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PROPOR 
CIONAL A F'c. 

Bl TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUERZO. 

Cl POSICION DEL REFUERZO. 

SE DESARROLLA MAYOR ADHERENCIA EN VARILLAS DE LI 
CHO INFERIOR QUE EN LECHO SUPERIOR, Y MEJOR EN -
BARRAS VERTICALES QUE EN HORIZONTALES. 

Dl RECUBRIMIENTO Y SEPARACION DE LAS VARILLAS. 

El CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRADOS. 

Fl EN BARRAS A COMPRES ION, LA INEXISTENCIA DE GRIET~S 
DE FLEXION, MEJORA. LA ADHERENCIA. 

-~l- t-.. ' 
' ' ~ ~ • . 1 

~ • ~ •• '. : 1¡, : 1 

- 1 

FUERZAS SOBRE LA FUERZAS SOBRE EL CONCRETO 
BARRA 

EXTRACCION CON FALLA POR CORTANTE 



5,- REVISION DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESFUERZOS DE ADHERENCIA, 

LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA 

JE O DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A 

CADA LADO DE LAS SECCIONES DONDE SE PRESENTEN E~ 

FUERZOS MAXIMOS EN EL ACERO. ESTA LONGITUD DEPEN 

DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO 4, 

31 

1 . 



6.- R E G .L A M E N T O D, F, 1 9 8 7 

ACERO EN TENSION: 

SECCION DE MAXIMO 

~ MOMENTO 

MR2 
~-~ 

....IIC>-:::0.. ---~ -----, l- r----
1 
1 

MRI 1 
1 

-' .. 

1 

1
As1 

' 
' 

Ft\RA QUE EN M MAX . 

fs SEA fy 

MR1 

MR2 

J .. 

d~CD 

1 

: d ! .--·-¡ 
>Ld 

i-

Asz J 

1 
1 
1 

Asz] 
1 
1 

1 1 

' 

f--!!-f 
>Ld ' - ··---i 

SECCIC.N DE MAXIMO MOMENm 

32 



( ,€d-0.25L) 

~0.5 h 

1 
1 

1 
1 

1 

1 

l __ __,____ -----r----MRI 

l ~ d 1 

--+--1----~ ----T~ ----MR2 
1 1 

¡-~d-f-9~ ~ J._,_d _ __..¡ __ :::-.=..::o.,,d_~~ 
• 1 1 1 1 

' 1 1 1 

MRI ~MR2 

L~l,_=_l~, ::::;========~/V ~} 
1 

1 

~ L 

1 ---t- --

33 



--~-- --------- -----------

LONGITUD BASICA DE DESARROLLO: 

L db = O. 06 as fy = O, 006 dbfy 
Vf'C 

FACTORES PARA OBETENER LA LONGITUD DE DESARROLLO ( L d 

L d = FACTOR L db 

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 FY 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 

EN N 1 NGUN CASO L d SERA MENOR DE 30 CM. 

FACTOR 

1.4 

l. 33 

2- 4200 ' 
FY 

1.2 

1.0 



.EN PAQUETES Lct SE INCREMENTA: 

0°0 Ld = 1.2 Ldc/B 

O O Ld = 1.00 Ldc/B (NO SE MODIFICA) 

SI EL ESFUERZO EN EL ACERO ES MENOR QUE Fv: 

Ld' = fs Lct 
fy 

DONDE FS = _M ___ 
A5 Z 

EN VARILLAS LISAS 

L ct' = 2Lct 
corr 

ACERO EN COMPRESION 

Ld = 0.6 Ld TENSIÓN 

Ld "' 20 CM, 

¡. 



__ R~~y_B_RIMIE_~TO Y_~EP~RACION DE_ VARJLL~$ _ - ----. -- -- -· --

----v-1 __ ,-,-
! 

_- Isv 
'---r---i-t------' ~ Ir 

1 

1 - - .. ---,1¡<---,r-.-

h n e 
/ ~ ~ 

EN ELEMENTOS NO EXPUESTOS 
r,- SERA EL MAYOR DE LOS DOS VALQ 

RES SIGUIENTES. 

0 MAX 
2 CM. 

EN ELEMENTOS COLADOS CONTRA E~

SUELO. 

r = { 5 CM. SIN PLANTILLA 
3 CM. CON PLANTILLA 

SH EL MAYOR DE { 0 MAX 
l. 5 T MÁX, AGR 

sv EL MAYOR DE { 0 MAX 
· 2 CM 

PAQUETES DE BARRAS A CONDICION 
QUE ESTEN EN UNA ESQUINA DE E~ 
TRIBO. 

3 VARILLAS EN TRABES Y 

2 EN COLUMNAS (MAXl 



ANCLAJES Y DOBLECES DEL REFUERZO 

l 
y 

A 

' ' Lo Lo= Ld > L 1 y 
~ 

/ 

' 

y 

ANCLAJE RECTO 

1 y/, 
: 

' . •+· 
y ' ' 

__ .-... 
' LQ3 
1 4 0 

Lo1 -t Lo2 

Lo¡ + L113 1 
y 

ANCLAJE EN. ESCUADRA 

~ 

-< 

Lo = 1 

0076 0 fy '::>.. j15 cm re [_a 0 

1 /". r = _f-=-.y_0,......,.. 
r·T soyt 1c' , 

Lg2= 120 

( L g ) . 

_,.. > L t = l. 3 3 Ld 

' Ll . 
r-- --i 

LONGITUD DE TRASLAPE (L t) 



T 
' 

~ 
r-

___ -~ _E_J __ E_tt __ P_L ___ O ____________________ _ 

!12 TON. T 
~ 

300 1- 300 
'--

"""l 

DATOS 

p = 12 ToN. 
b = 30 CM. 

d = 55 CM. 

r = 5 CM. 

h = 60 CM. 

f' e= 200 KG/cM2 

fy = 4200 KG/cM2 

FR = 0,9 (FLEXION) 

Fe = 1.4 

~ 12 TON. r 
' 

~ 
300 L 300 ~30~ 

l 

¡_· 

' 

. ·~J 



DIAGRAMA DE MOMENTO FLEXIONANTE 

MR= H. 22 t -m 
CON 2#:6 

MR=H. 22 t-m 
CON 2#6 

{-; L0#:6 -< 

' ---.---r -· 
. 1 

= 71 

= 51 

, S : 

L 0# 5 { ~ 56 

1 = 40 

' 
1 

(-) \-) 

~· 

18.90t-m 
> Ld ,. Ld 1 

!...___..:: + -----1 

¡: 

125 125 
1 1 

. 2#5 7 1 

li 1#5 

" 1 ./""! 2#'6 

1 

i 155 j_I05 1 

~¡---.---· 

' 

• 

' 

2#6 / 11 
..,........-1 • 5 

1 

i 1051 155 
1 
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.5,- D E F L E X O N E S 

i . 

. ING. MIGUEL ANGEL GUZMAN ESCUDERO 
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5. ~ D E F L E X 1 O N E S 

ll ECUACION DIF. DE LA CURVA ELASTICA 
DE VIGAS. 

2 .fL....y = M (x) 
dx 2 El 

L 

SOLUCIONES EN Y MAX PARA CASOS FRECUENTES 

4C 

"· lYM~ j 
'· e 

YMAX = 5 WL4 
384 El 

2) DEFLEXIONES INMEDIATAS 

ML2 
BEI 

CONSIDERANDO QUE EL ELEMENTO SE ENCUENTRA BAJO CONDICIONES 
DE SERVICIO, ES APLICABLE LA EC. DIF. DE LA ELASTICA (HJPQ 
TESIS ELASTICASl CON LOS SIGUIENTES VALORES DE E e l. 

a) MODULO DE ELASTICIDAD E. 

E = Ec = j 8000 ~ 
t 14000 Yf'-;;' 

C, CLASE 11 

C, CLASE 1 
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Bl 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 SECCION A MOMENTO POSITIVO RESULTA: 

SECCION 

REAL 

-____ m-- n=~5 
nAs~ e 

7 77 7777/l 
SECCION AGRIETADA Y · 

SECCION TRANSFORMADA, 

AGRIETADA ( SECCION PARA CALCULO 
DE I,) 

EN CLAROS CONTINUOS DEBERA CONSIDERARSE EL I PROM. DEL CLAHO -
DE ANALISIS DEBIDO A LA VARIACION DE LAS CANTIDADES DE ACERO 
A LO LARGO DEL CLARO. 

2 

2As 2As -

As 

-
I = I = 11 + 13 + 2!2 

4 

I.- DE SECCION 
AGRIETADA Y 
TRANSFORMADA 



3.- DEfLEXIOflES DIFERIDAS 42 

Al.- COIHRACCION 

10 • tltmpo el cual M 10)ettl al concr.to 
• un medio ambl.,-¡le , · ' . 1 

de Meado · • : · 

'• ' ~-- . 
'. . . '' 

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

DEFORMACION SIN CARGA, SOLO DEPENDE DEL TIEMPO, Y DE LAS CONDl 
ClONES DE FABRICACION Y AMBIENTALES DEL CONCRETO. 

V 1 G A S 

1\rl . 

lnla.l 

. . . . . . . .. ·.· 
1 i··. 

:_· :' . . -·~ .:.· .. ·. \. 
' . . ,. . . . . . . . . 

... . .. :--. · ... ' . 
.. . . ·· ·. -......... ~-· ._,,._,. ....... -- .. 

. . . ·-. : ·.· .. 
. . . 

.••.. --1 ····------. 

i. 

EN LAS FfBRAS SUPERIORES ES MAYOR LA·CONTRACCION POR NO HABER · 
REFUERZO QUE LIMITE ESTAS DEFORMACIONES •. · .. : .•. · 

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

EL REFUERZO DE COMPRES ION LAS DISMINUYE. . :~.~~:: 

- ------- - ESTA DIF. EN -
\· . CONTRACCION IN 1 

1 
1 · 1 ·• CREMEf'H A LAS -
---r..-----··-··-_"'.._r---------=~ , DEFORMACIONES. 

-- --- 6 ·. . . __:.-- -----
6 -.DEFORMACION POR CONTRACCION 

DEL MISMO SIGNO QUE LA DEBl 
DA A W' 



Bl .- FLUJO PLAST1CO. 

____________ _IJEF0~~1A C 1 ON _POR CARGA _D~ CQMPRES 1 ON ,SOSIENJUA. __ 

...... 

f+-:--Muealra cargada co,..ll!'lllmt~ntl --+f-liJ-( · Car;l ~ 

1llmlrwda 

Aecupilf'l-
cl6n ali1llc:a 

R-=:uperaciOn por fluJo piMIIoo 
+---=:...,~-

Flulo plhUoo 

-~ 
O<eformaeiOn 
el .hila 

Oefortn~eiOn 

· permatMnte 

Tiempo · • · · . 
. ·'· . . ... ~: 

----- ~~-

POR LO TArlTO EN VIGAS LA DEFORI·lACION POR F.P.; SERf, MAYOR EN 
LAS ZONAS DE COMPRESION, 

1------------- \ 
1 

e)=-_ -
\. 

1 . 
--~~------~/, 

- '=<"'"-- - .. --' --
: . · __ . , · .~DEFORI1ACION POR 
... ·- •·. -·· ~ •t/" '' 1 : 

- . ·-._ ·. FLUJO PLASTI CO. 
• r" por fluJo . -- ·_ •. ' ..... : .• • 
-.;el ~ plbtlco · ' : ". . ·• ! • · 

... -·o--: 
.... 

A ~--~)F.; ~-~Mol; . • 
:zr-::..:: ~T(connonttl · 
4. . 

O.tonnedo"" Etfuenot 

DE ACUERDO Cotl LO ANTERIOR LAS DEFORMACI O! lES PO P. FLUJO PU\S: 
. .., . -

TICO, SON DEL MISMO SIGNO DE LAS DEBIDAS Af.V'~ Y POR LO TAN 
TO SE SUMAN. :.·~< ·~ . -

EL ACERO DE COMPRESION DISMINUYE LAS COMPRESIONES EN EL CON 
CRETO Y CON ELLO REDUCE LAS DEFORMACIONES DEBIDAS A FLUJO -
PLASTICO. · ·• 

., 



4.- REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE POR DEFLEXIONES 

DEFORMACION INMEDIATA t::.J 

/1 • - K WL3 L:A- -EI 

K = FUNCION DE CARGA Y APOYOS 
E = Ec. 
I = I SEC. AGRIET. Y TRANSF. 

DEFORMACION DIFERIDA /::,. d . 

M= k 6.1 DONDEZ = T 
1+50p' 

T = 
[ 2,- e, CLASE 1 

4.- c. CLASE 1 1 

P' = A'S 
bd 

DEFORMACION TOTAL 6t 

6t::: 6! ::: 6d 

DEFORMACION ADMISIBLE 6,a 

_L_ + 0.5 CM 
240 

t;,.a = 
_L_ + 0,3 CM 

480 

44 

~~· 



1 ~ú.J 

CALCULO DE DEFLEXIONES DE UNA VIGA DE 
CONCRETO SIMPLE 

r AS = 9,95 cM2 
f'<;:= 250 KG/cM2 

1 

11 
[3#5 r 2#-5 

'11. '1/1 

1 

1 1 D 
1 30j 

:r fy = 4200 KG/cM2 . 

j Ec = 8000M=126,491 
Es = 2 X 106 KG/cM2 

300 ; 
600 

CARGAS 

~cM= 1.66 ToN.IM. 

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 = IJL2 +f.L = 2 (6)2 + 
8 4 8 

2.- CALCULO DE DEFLEXIONES 

2.1 RELACION MODULAR 
h = Es 2x106 

Ec 126,491 
= 15.81 

2.2. EJE NEUTRO E,N, 

bc2 nAs e-n Aso = O 
2 

3 X 6 = 13,50 ToN-M 
4 

E.N. 

b 

30c2+15,81(9,95)c-15.81(9,95)(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 

= (30 X 33,773) 
3 

= 385.117 CM4 
I = 652.530 cM4 

l 

4? 

"-



2.4.- DEFLEXION INMEDIATA BAJO CM+ CV MED 

1\ _ L3 = (__f__ + 5WL l 
w 1 

- Ec I 48 384 

61_ = ------"6-"-'00~3 ____ ( 3000 + 5x20x600 l = o. 57 cM 
126491 X 652530 48 384 

2.5.- DEFLEXION DIFERIDA BAJO CM+ CVMED ·· 

F = _ _2_4_ -
1+50 A'S

bd 

4 = 4 (PARA CONCRETO CLASE II) 
1 + 50 (3~400 

Q 2 = 6t F = 0. 57 X 4 = 2. 28 CM · 

2.6 DEFLEXION TOTAL 

QT =6,1 +{;;,2.= 0;57.+ 2;28.= 2.85 CM 

2.7 DEFLEXION INMEDIATA BAJO CM 

iUCM = 1.66 -0.83 PCM = 2.49 = 0.83': 
WCM +CVMED 2 PcM+CVMED 3 

;i 

QCM =QT 0.83 = 2.85 X 0.83 = 2'.}7 CM 

2.8. DEFLEXION INMEDIATA BAJO CVMED 

0cM = 0.34 = o. 17 PcM = 0.51 = o 17 • 
i.JCM + CVMED 2 /,JcM + CVMED 3 

QCVMED =6r 0.17 = 2.85 X 0.17 = 0.48 CM 

2.9 DEFLEXION ADMISIBLE 

6ADM = 0. 5 + _L_=O, 5 + 600 . = 3, 0 CM> 6r = 2. 85 CM 
240 240 

POR LO QUE LA SECCION ES ADMITIDA 



FACULTAD DE INGENIEAIA U.N.A.M. 

DIVISIC>N DE EDUCACIC>N CONTINUA 

D I S E N O D E E S T R U C T U R A S D E C O N C R E T O 

TEMA 4. FLEXOCOMPRESION EN COLUMNAS DE CONCRETO REFORZADO 

M. EN I. JOSE LUIS TRIGOS* 

C O N T E N I D O 

A. EL PROCESO DE DISE~O Y CONSTROCCION DE ESTRUCTURAS ¡ 

E. COLU~lNAS DE CONCRETO REFt)F:ZADO 

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 fine·, 
c~mento, agua y aditivos; Acero de refuerzo 

7. Distribución del acero de refuerzo 

8. Detalles 

-----------------------------------------------------------------
* Profesor, Facultad de Ingenieria, UNAM; Ingeniero Civil 

Consultor. Apartado Postal 74-171, México D. F. 09080, MEXICO 



-- ---- ----~-------

C. COMPORTAMIENTO EXPERIMENTAL 

l. Columnas cortas 

2. Efectos de ~sbeltez 

D. CC1t1POF.TAMIENTO DE COLUMNAS DURANTE 2 I SMOS 

l. "Olive Vi'2H Me.J.i.::~3.l 1:~nt-::r Far:ilities", San Fernar1dc., 
C01lifc·rnia, E. U. A., Febrero 9, 1971 

2 ... Im¡:-erial Cc.unty ~->::rvises Building", El Centro Cali
fornia, E. U. A., Octubre 24, 198C1 

3. México D. F., Se¡:-tiembre 19 - 20, 1985. 

E. PREDICCION DE LA RESISTENCIA DE COLUMNAS Y DISENO 

l. Resistencia de elementos rtos 

2. FlexocompresiOn biaxi01l 

3. Efectos de esbeltez 

4. Cortante 

5. Diseño 

6. Detalles de conexiOn y refuerce 

F. AYUDAS DE DISENO 

l. Tablas 

2. Graficas 

3. Nomogramas 

4. Programas para calculc.dora 

5. Programas para computadora 

G. EJEMPLOS 
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Figura 6.2 Diagrama de interacción típico pan una 
sección rectangular. 

Pu•d• obs<rvatse que si únicam<nt< s• "Plicara 
carga axial d• compr.sión, <1 valor máximo, o 
r<sist<ncia, corr<spond<ría al punto Po<. O. 
igual mane"'- la carga axial máxima d• t<nsión 
s<ría la cor.ospondi<nt< a P01 • Si la sección se 
sujetara sólo a momento fl<xionan t<, •1 má
ximo que podría aplicar .. s.ría el marcado con 
M0 • Nótese que el máximo momento fl<xio
nan t< que la socción <S capaz. de r.sistir no es 
d que corr<Sponde a una carga axial nula. 

Cuando al aumentar la carga externa d 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 = lfe. Para las combi
nacíon•s de carga representadaa por la recta 
OA de la figura 6.2, la resistencia corr<spon
d.ría a la combinación M., P •. En la figura 

se observa también que para un mismo mo
mento, Mb, existen dos valores de car~~tá -axial 
que hacen que la sección alcance su resist<ncia. 
Finalment<, la lín<a OC representa una historia 
de carga cualquiera. 

El diagrama de interacción de la figura 6.;! 
corresponde a un elemento definido perfecta• 
mente en su geometría y materiales y represen
ta el conjunto de valores de acciones int<riores 
máximas que el elemento es capaz de soportar. 
El conocimiento n<cesario para llegar a esta 
repr<sen tación se ha ido acumulando de inves
tigaciones experimentales sobre el comporta
mi~nto de elementos de concreto reforzado 
sujetos a flexión y carga axial. Estos estudios 
abarcan desde ensayes .en vigas simplemente 
apoyadas con cargas concentradas simétricas, 
hasta ensayes en elementos de concreto refor
zado sujetos a compresión axial o a compresión 
excéntrica. También se han llevado a cabo al
gunos <studios, mucho mb reducidos, d• el•
mentos sujetos a flexo tensión. Con base en esta 
información, ha sido posible elaborar teorías 
apoyadas •n hipótesis razonables, por medio 
de las cual.s se puede predecir la resistenci.i de 
un elemento con un grado tolerable de pr<ci
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 r.sis
tencia de un demento 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 S< ensaya
se hasta la falla. En casos usuales, con flexión 
en tomo a uno de los ejes principales, el error 
es el del orden d<l 10 por ciento. Esta aproxi
mación es satisfactoria para fines de diseño 
estruc rural. 

6. 2 Comportamiento y modos de falla de 
elementos sujetos a Oexocompresión 

El tipo de espécimen usado en investigacio
nes de elementos sujetos a flexocompresión es 
semejante al que aparece en la figura 6.3, donde 
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Figura 6.3 EsPécimen para ensaye en flexocompresión 
con &grietamiento típico. 

se indican esquemáticamente d refuerzo usual 
y una posible configuración de agrietamiento. 
Generalmente la carga P se aplica a una excen
tricidad constante. Es-to hace que toda la zona 
prismática del espécimen esté sujeta a una car
ga axial y a un momento flexionan te qúe crecen 
en la misma 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 dd concreto. El acero del lado 
más comprimido fluye, en tanto que el del la· 
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, d punto D separa la zona de 
fallas en compresión de la de fallas en tensión; 
recibe el nombre de punto de falla balanreada. 
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Se ha observado qu~ el efecto delttfuerzo 
helicoidal sobrl! la resistencia disminuye apre
ciablemente en cuanto la carga axial tiene 
cierta excentricidad, aunque la hélice sigue au
mentando la ductilidad dd elemento. 

También en este caso cabe notar que las me
diciones de deformaciones han indicado que' 
éstas varían linealmente a lo largo dd peralte, · 
es decir, las secciones transversales se mantie-

. nen planas antes y después de la deformación. 

6.3 Cálculo de resistencia 

6.3.1 Determinación del di4grama 
de interacción 

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

El diagrama de interacción-de un demento 
puede obtenerse a partir de las hipótesis descri
tas en la sección 5.3 para el cálculo de la resis
tencia de elementos sujetos a flexión pura. Pue
den usarse las hipótesis simplificadoras sobre la 
forma del diagrama de esfuerzos de compresión 
en el concreto y sobre la deformación unitaria 
máxima útil de concreto, o bien, puede aplicai
se d procedimiento general descrito en la sec
ción 5.6. El primer enfoque se ilustra 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 compresión y de 
tensiól'l, una vez supuesta la profundidad del 
eje neutro. Sin embargo, no es necesario hacer 
varios tanteos hasta igualar ambas fuerzas, ya 
que su diferencia repreoenta la fuerza nonnal, 
P, y el momento respecto al eje geométrico 
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EJEMPLO 6.1 Determinación del dúzgrama de Interacción de UIIQ columna 
usando d bloque equivalente de esfuerzos (Hipóte:rú 
AC/318-83). 

DATOS 

r •••• 
5 

20 

f<' 
60cm • • {y 

1 20 A, 

• • • • 5 

OBTENCION DE P0 , (PUNTO 1) 

Ecu =0.003 .... -
50 • • r-

• • • • f-

30 

P., = 0.85f~A1 +A,f, =C,+F1 +Fa +F3 
Poc = 0.85 X 200 X 30 X 50+ 50 X 4 200 
P., = 255 000 + 210 000 = 465 000 kg 

= 200 kg/cm1 · 

= 4200 kg/cm2 

= 1 O barras del No. 8 

0.85 ,~ 

(ecuaci6n 4.1) 

1 P., 465 ton l 

OBTENCION DEL PUNTO DE FALLA BALANCEADA (PUNTO 2) 

•••• 

5 • • 
20 

6 
F, -•••• 

+---JO--+ 

/• 
! 
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EJEMPLO 6.1 (Continuación) 

Por triángulos semejantes: 

e = Esv X d = 0.003 X 4!1 = 26 •. 
+ 0.005 ·" cm '<• e:., 

e:,. = 0· 00i6~ 21.5 = o.oo243 > e:y 

En O.OOSXl.!'í = 0.000170<Ey 
26.5 

e:,= 0.0021 = Ey 

Esfuerzos en el acero: 

!s 1 = [y = 4 200 kg/cm2 

fu =_ E, e:12 = 2 X 106 X 0.000 17 = 340 kg/cm2 

[,. = [y = 4 200 kg/cm2 

fuerzas en el acero: 

F 1 = A, 1 f, 1 = 20 X 4 200 = 84 000 kg = 84.0 ton 
F 2 =A, 2 [, 2 = 10 X 340 = 3 400 kg = 3.4 ton 
F 3 =A, 3 f, 3 =20 X4200=84000kg=84.0ton 

Fuerza en el concreto: 
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C, = 0.85 f~ ab = 0.85 X 200 X 0.85 X 26.5 X 30 = 114 880 kg = 114.9 ton 

Cálculo de P: 

P= C, + F 1 + F2 - F 3 = 114.9 + 84.0 + 3.4- 84.0 = 118.3 ton 

Cálculo de M: 

Fuerzo (ton) 

e, m 114.9 
F1 • 84.0 
F 2 = !.4 
F, = 84.0 

11.25 
20.0 

o 
20.0 

•Distanciu a un cjC que pua por el medio peralte, 

Para el punto 2: 

Momento (to,... cm) . 

1 295 
1680 

o 
1680 

M= 4 655 ton-cm 

P- 118.3 ton 
M= 46.5 ton-m 
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EJEMPLO 6.1 (Continuación) 

DETERMINACION DE UN PUNTO CERCANO A M0 (PUNTO 3) 

o.asl. 
'tu =0.003 +-+ 

• =10 cm r ~-~-=~-~/2c= 42
5 

-
:::.¡_ -$~J ___ :.:;::_-- ___ f¡ __ • 

¿ --- F2 ~ 
• • • • 

/ 

•=0.85c:8.5cm 
.FJ 

150 • • 

1 •••• 
~ ..._ ___ __. e:,, 

1 30 

Se supone e= 10 cm 

Por triángulos semejantes: 

. _ 0.003 X 5 0_0015 <e~ en - 10 ' 

0.003 X 15 e,, = 10 = 0.0045 > c1 

0.003 X 35 
En = lO 0.0105 >E y 

Esfuerzos en el acero: 

f 11 =E,c, 1 = 2 X 106 X 0.0015= 3 000 kgjcm1 

[, 2 =[y = 4 200 kg/cm2 

f, 3 =/y = 4 200 kg/cm2 

Fuerzas en el acero: 

F 1 =A, 1 f11 = 20 X 3 000 = 60 000 kg= 60 ton 
F 2 =A, 2 f, 2 = 10 X 4 200=42 000 kg=42 ton 
F 3 =A, 3 [, 3 = 20 X 4 200 =84 000 kg=84 ton 

Fuerza en el concreto: 

C, " O. 8~ X 200 X 8.~ X !10 = 4!1 400 kg • 4!1.4 ton 

Cálculo de P: 

-

P= C, +F1 - F2 - F3 =43.4 + 60.0-42.0-84.0 =- 22.6 ton 

l. 
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EJEMPLO 6.1 (Conttnuacl6n) 

Cálculo de M: 
-

F"""" (ton) Brozo (cm) Momento (to-.1·cm) 

c. = 45.4 20.8 900 
F, = 60.0 20 1 200 
F, = 42.0 o. o 
F, = 84.0 20 1680 

M= S 780 ton-cm 
--

Para el punto 3: 1 P- - 22.6 ton (tensión)! 
M= 37.8 ton-m 

OBTENCION DE UN PUNTO ENTRE EL {1) Y EL (2) (PUNTO 4) 

0.85 /~ 

+· E:cu = 0.003 -r- +-+ 

J 
- :S r--

• • • • - F, 
Ell 

1--- • • 0.85 t: • 38 cm 1---
20 ¡-- -c. M •=38 

1 
• • -r c=45 F,-7--P 

e:,., 
20 -

+- -
-~ - --- En ---• • • • r'------
-

l. 

1 30 1 

Se supone E,. = O 

Por triángulos semejantes: 

E... Cl o.oo¡s x 40 "'o.00267 > E, 

Es2 = 0.003 X 20 
0.01133< E> 45 

Esfuerzos en c:l acero: 

fu = [1 = 4 200 kg/cm2 

fu =E, E u = 2 X 106 X 0.00133 = 2 670 kg/cm2 

f,. =O 

Fuerzas en el acero: 

F, =A, .fu = 20 X 4 200 = 84 000 kg = 84 ton 
F2 =A12 f, 2 = 10 X 2 670 = 26 700 kg;: 26.7 ton 
F3 =O 
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EJEMPLO 6.1 (Continuación) 

Fuerza en d concreto: 

e,= 0.85 X 200 X 38 X 30 = 194 000 kg= 194 ton 

Cálculo de P: 

P= e, +F1 + F2 = 194.0 + 84.0 + 26.7 = 304.7 ton 

Cálculo de M: 

Funza (ton) Brazo (cm) ! Momtnlo (lon·cm) 

e, = 194.0 6 1 164 
Ft = 84.0 20 1 680 
F, = 26.7 o o 

M= 2 844 ton-cm 

Para el punto 4: 
P= 304.7 ton 
M=28.4 ton-m 

OBTENeJON DEL PUNTO 5 EN LA ZONA DE FALLA POR TENS/ON 

o.a&t;, 
• =o .as,= 17 cm 

+, i 7-· -~~ -r-
• • • • -1-" t 

c=20 E11 •=1" ~-e, 

20 = M 
50 -- ----e_ =7---• • -- L -· '-En 

20 

• • • • -:S -f· --
1 30 1 1 En 1 

Se supone e= 20 cm 

Por triángulos semejantes: 

e: 11 = 
0.003 X 15 

20 0.00225 >E y 

E:,2 = 
0.003 X 5 

20 
= 0.00075 <E y 

e:,,- O.QO~ X 25 • O.OOS75 >E y 20 
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EJEMPLO 6.1 (Continuación) 

Esfuerzos en el acero: 

In ='/y = 4 200 kgfcm1 

{, 2 =E, Es 2 = 2 X 106 X 0.00075 = 1 500 kg/cm2 

ffl =/y= 4 200 kg/cm1 

Fuerzas en el acero: 

F 1 =Anfn = 20 X 4 200=84 000 kg=84 ton 
F 2 =A, 1f, 1 = 10 X 1 500= 15 000 kg= 15 ton 
F 3 =A,J/, 3 = 20 X 4 200 = 84 000 kg = 84 ton 

Fuerza en el concreto: 

C,= O. 85 X 200 X 17 X 30 = 86 700 kg = 86.7 ton 

Cálculo de P: 

P = C, + F 1 - F 2 - F 3 = 86.7 + 84.0- 15.0-84.0 = 71.7 ton 

Cálculo de M: 

Fueno (ron) 

e, = 86.7 
F 1 = 84.0 
F 2 = 15.0 
F 1 = 84.0 

Brazo (cm) 

16.5 
20.0 

o 
20.0 

Momento (ton-cm) 

14!0 
1 680 

o 
1 680 

M = 4 790 Ion-cm 

Para el punto 5: P=71.7 ton 
M=47.9 ton-m 

OBTENCION DEL PUNTO 6 EN LA ZONA DE FALLA POR TENSION 

0.85 '~ 
E = 0.003 ~ o=OB5c=12Bcm 

-t- -~5 1 cu ~ -t ~ &. • • • • -~ •=12.8 1 
Ce 

~o 
-- f· e:...__± __ ~_ 

50 • • -t- 1 -"• ~ t-e:... 
20 

• • • • -p _F, 
-t- - 43 

1 30 1 

Se supone e= 15 cm 

/. 



EJEMPLO 6.1 (Continuación) 

Por triángulos semejantes: 

e,, = o.oo~; 10 = o.oo2o < 17 

<,2 = o.oo~: 10 = o.oo2o = < 17 

= 0.003 X 30 = O 0060 > "-· .,, 15 o 7' 

Esfuerzos en el acero: 

/ 11 = 4 000 kgjcm2 

f, 2 = 4 000 kgjcm2 

f13 = f1 = 4 200 kgjcm2 

Fuerzas en el acero: 

F 1 =A, 1f, 1 = 20 X 4 000 = 80 000 kg= 80 ton 
F2 =A, 2 /,2 = 10 X 4 000=40 000 kg=40ton 
F, = A,,f, 3 = 20 X 4 200 = 84 000 kg = 84 ton 

Fuerza en el concreto: 

C< = 0.85 X 200 X 12.8 X 30 = 65 000 kg= 65 ton 

Cálculo de P: 

P=C< +F1 -F2 -F3 =65 +80-40-84=21 ton 

Cálculo de M: 

Fuwza (Ion) Brozo (<m) Mommlo (lo,..cm) 

e< =65 
F, "80 
F2 z::r4Q 

Fs "84 

l8.6 
20 
o 

20 

1 210 
1600 

o 
1680 

M ~ 4 490 IOI)oCID 

Para el punto 6: P=21 ton 
M= 44.9 ton-m 
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EJEMPLO 6.1 (Continuación) 

P(ton) 

o 10 20 

-1-

• • • • 
30cm 

h =50 • • -1-

• • • • -1--

30 

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

--- -· -------
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30 40 50 

(il Mlton-m) 

p =, " . 
M 

e= 30cm=y 

Para fijar la línea que corresponde a 
e = 30 cm, se supone un valor cual· 
quiera de P y se determina el de M: 
si P = 100 ton, M = 30 ton-m. 
Se determina ahora la intersección 
de la línea con el diagrama de inter
acción: 

P.= 150 ton 

i-

M, que definen un punto del diafragma de in· 
teracción. 

Los diagramas de interacción tienen la forma 
general mostrada en la figura 6.2. Se puede 
definir un diagrama en forma aproximada es ti-

' 
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mando los siguientes puntos, o puntos cercanos 
a eilos: 

a) El punto Poc• que corresponde a carga 
axial de compresión pura, para el cual se 
supone un estado de deformaciones uni· 
tarias de compresión uniforme (en seccio
nes siméuicas). 

b) El punto D, que corresponde a la falla 
balanceada, para el cual se supone un esta
do de deformaciones unitarias definido 
por E:cu en la fibra extrema en compresión 
y por Ey en el .1cero de tensión. Es te esta
do de deformaciones es el que se tiene 
cuando, simultáneamente, el concreto al
canza su deformación 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 para cálcu
los de resistencia a flexión. 

d) Un punto adicional entre los puntos Po e 
y D, y otros dos puntos entre los puntos 
DyM0 • 

En la rr.a;·oría 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 Ciene también dos barras a medio pe
ralte y en el ejemplo se ha considerado la con
uibución de estas barras. 

El primer punto que se determina es el que 
corresponde a compresión sin momento (pun
to P0 c de la figura 6.1 ). Debido a que la sección 
es simétrica, el estado de deformaciones corres
?ondiente es uniforme, como se muestra en el 
diagrama deÍ ejemplo. Este caso resulta igual 

al de una columna sujeta a carga axial pura (ca
pítulo 4) y la resistencia puede calcularse con 
la ecuación 4.1, la cual expresa que la resisten
cia total es la suma de las contribuciones del 
concreto y del acero. En secciones no sim~· 
tricas, si se supone un estado uniforme de de, 
formaciones se obtiene también un momento, 
por lo que el punto qu~ 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 gráficamente 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
creto (0.003 según el Reglamento AC1318-83) 
v la deformación en el acero de tensión más ale· 
Jado del eje neutro es igual a la deformación de 
fluencia (0.0021 para acero de 4 200 kgjc

1
m' 

de esfuerw de fluencia). A partir del diagp· 
m a de deformaciones unitarias se calculan las de
formaciones unitarias, € 1 , en todos los lechos 
de refuerzo; después se cal:ulan los esfuerzos 
en el acero, que son iguales al esfuerzo de fluen· 
cia cuando la deformación unitaria es mayor 
que la de fluencia, e iguales a E ,E,, cuando es 
menor, y a continuación se calculan las fuerzas 
en los distintos lechos de acero, F,. multipli
cando las áreas de acero por los esfuerzos co
rrespondientes. Por triángulos semejantes se 
calcula la profundidad del eje neutro, e, Y a 
partir de ésta, la profundidad del bloque equi
valente (0.85c en este caso) y la fuerza de com· 
presión en el concreto, Ce. Para el estado de 
deformaciones supuesto, los dos lechos supe· 
rieres de acero trabajan a compresión y el lecho 
inferior, a tensión. La suma algebraica de todJS 
las fuerzas que actúan en la sección, da el valor 
de la fuerza normal, P, que resulta de compre· 
sión, y la suma de momentos alrededor del eje 
geométrico es el momento flexionante resis
tente, M. De esta manera se obtiene el punto 
de falla balanceada. 



A continuación se calcula un punto cercano 
al punto M 0 de la figura 6.2, o sea, al de mo
mento sin carga axial. 

Para obtener el puntoM
0 

con precisión, sería 
necesario hacer varios tanteos hasta igualar las 
fuerzas de compresión con las de tensión, como 
en la determinación de la resistencia a flexión 
(capítulo 5 ); basta con obtener un punto cerca
no. En el caso de este punto (punto 3), se fijó 
la profundidad del eje neutro, y por triángulos 
semejantes se determinaron las deformaciones 
unitarias en todos los lechos de refuerzo. Por 
lo demás, el procedimiento es igual al del punto 
anterior. Con la profundidad del eje neutro 
supuesta, se obtuvo una carga axial de tensión 
de 16.6 ton, la cual es pequeña comparada con 
la de los dos puntos anteriores. Esto significa 
que el punto está ligeramente por debajo del 
eje de abscisas. Aun cuando la carga axial hu
biera resultado de magnitud considerable, el 
punto hubiese servido para determinar el dia
grama de interacción, ya que todos los puntos 
calculados de la manera descrita están sobre 
dicho diagrama. 

El punto 4 se calculó para tener un punto in
termedio entre el punto correspondiente a 
compresión pura y el de falla balanceada. El 
estado de deformaciones supuesto es tal que 
en el lecho inferior de acero se tiene una defor
mación nula. Esto simplifica un poco los cálcu
los. Por lo general, el diagrama no se aparta 
mucho de una línea recta en la zona consi
derada, y con un solo punto es suficiente para 
definirlo. Sin embargo, si se desea una gran pre
cisión o si se observa que el diagrama dista mu
cho de ser lineal, pueden calcularse más puntos 
en esta zona suponiendo diagramas de deforma
ciones unitarias intermedios entre los dos 
puntos 1 y 2. Si no se necesita una gran pre
cisión, los puntos de carga axial pura y de 
falla balanceada pueden unirse con una línea 
recta. 

Para definir el diagrama entre los puntos de 
falla balanceada y de flexión pura, en el ejem
plo se calcularon otros dos puntos suponiendo 
diagramas de deformaciones unitarias interme
dias. En esta zona del diagrama es necesario, 
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por su gran curvatura, calcular dos puntos coma 
mínimo para definirlo. 

Al final del ejemplo se muestra un diagrama 
dibujado a escala con los valores obtenidos. 
Con este diagrama, puede conocerse la resis
tencia de la sección para cualquier combinación 
de P y M. Para fines de ilustración, al final del. 
ejemplo 6.1 se muestra la obtención de la resis
tencia de la columna cuando la carga actúa con 
una excentricidad de 30 cm. 

La carga obtenida de esta manera es la resis
tencia nominal de la columna usada en el ejem
plo P •. Para obtener la carga de diseño, sería 
necesario multiplicar la carga anterior por el 
factor de reducción, .p, que, según d Regla
mento ACI 318-83, para el caso de flexocom
presión vale O. 70 para columnas de estribos y 
O. 7 5 para columnas con refuerzo hdicoidal. 
El Reglamento citado permite incrementar el 
valor de· .p , hasta el valor que corresponde a 
flexión pura, cuando la carga axial es pequeña. 

El procedimiento descrito anteriormente 
puede aplicarse a secciones de otras formas. y 
con diferentes hipótesis simplificadoras. Tarr
bién puede aplicarse definiendo las caracterí!f 
ticas geométricas y mecánicas de la sección 
por medio de literales, lo cual tiene la ventaja 
de que se obtienen diagramas adimensionales 
que sirven para cualquier sección de esas carac
terísticas. Esto se ha hecho tanto con las hipó
tesis del Reglamento ACI 318-83 como con las 
NTC 77 del Reglamento del D. F., para obte· 
ner diagramas de interacción de uso &"neral. 
En el Apéndice C se presentan algunos de los 
calculados por Roberto Meli y Mario Rodrí
guez [6.2], aplicando las hipótesis del D.F., 
para secciones rectangulares y circulucs. Estos 
diagramas cubren la mayoría de las secciones 
que se encuentran normalmente y simplifican 
de manera notable el cálculo de resistencias a 
flexocompresión y flexotensión. Sólo es nece
sario calcular el diagrama de una sección dada 
cuan Jo dicha sección difiere mucho de las que 
aparecen én los diagramas adimensionales dis
ponibles y la precisión que se obtiene interpo
lando no es suficiente. Las NTC 77 contienen 
diagramas parecidos . 

.... - ..... ____ _ 



~·--· 

118 Flexl6rr y <G,. uiGI 

En la referencia 6.1 se proporcionan dia
gramas de interacción adimcnsionales basados 
en las hipótesis del Reglamento ACl 318-77, 
que son semejantes a las del Reglamento ACI 
318-83. 

La obtención de diagramas de interacción 
adimensionales como los de las referencias 6.1 
y 6.2 se hace normalmente con la ayuda de 
computadoras electrónicas. Esto permite calcu
lar fácilmente un gran número de puntos de 
cada diagrama, por lo que éstos quedan perfec· 
tamen te definidos. 

6.3.2 Obtención de la resistencia por 
tanteos utilizando hipótesis 
simplificadoras 

El procedimiento descrito en la sección an· 
terior, que consiste en obtener la resistencia a 
partir del diagrama de interacción, es apropiado 
cuando se va a determinar la resistencia de una 
sección para distintas combinaciones de Py M, 
o para distintas excentricidades de la carga 
aplicada. Cuando se trata de calcular la resis· 
tencia para una sola combinación de P y M, re· 
sulta más conveniente el procedimiento de 
tanteos descrito en esta sección. 

Este procedimiento consiste en calcular los 
valores de P y de M para una configuración su· 
puesta de defonnaciones 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 ex terna. 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 mismo que el usado en el capítulo 5 para 
calcular la resistencia en flexión. La diferencia 
estriba en que para flexión se procede a tantear 
hasta que C sea igual a T (lo cual equivale a 
la condición P = O y e = ""), mientras que 
para flexocompresión se tantea hasta que MfP 
sea igual a la excentricidad buscada. 

En el ejemplo 6.2 se ilustra este procedimien· 
to aplicado a una sección rectangular con re· 

fuerzo asimetnco. El ejemplo se ha resuelto 
mediante las hipótesis simplificadoras del Re
glamento ACI 318-83. En el primer tanteo, la 
excentricidad que corresponde a los ·· 1!ores 
obtenidos de las acciones internas P y M es de 
31.6 cm, la cual difiere de la excentricidad· de 
la carga, que es de 40 cm, como se 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 carga que pue
de resistir la sección, por consiguiente, es el 
valor de P. obtenido en el segundo tanteo, o 
sea 104.4 ton. La carga de diseño se obtendría 
multiplicando este valor de P • por el factor de 
reduccción .¡, que, para este caso, vale O. 70. 

6.3.3 Procedimiento general 

En las secciones anteriores se ha indicado la 
manera de obtener las acciones internas má· 
ximas en una sección, utilizando hipc¡)tesis 
simplificadoras referentes a la deformación uni
taria máxima útil del concreto y al diagrama de 
esfuerzos de compresión. Es posible emplear 
también el procedimiento general descrito 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 M. para una sección determi· 

~ . 
nada suporuendo el estado de deformacwnes 
unitarias indicado en la figura 6.4b. Las curvas 
esfuerzo-deformación del concreto y del acero 
son las de la figura 5.14 (capítulo 5). Aplican· 
do el procedimiento para distintas configura
ciones de defonnaciones unitarias, se obtuvo 
el diagrama de interacción de la figura 6.5. 

Debe observarse 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 simple. De ahí que en la 
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EJEMPLO 6.2 Obtención de 111 resútenclll de UIUI sección por ttmteo1 

DATOS 

.. fn f. 

e A•l e ~ 40cm 

f' e = 350 kg/cm1 

[y = 4 200 kg/cm1 

.so 40 1-

A,., 

f. • • • 5 

1 3ll 1 

1er. TANTEO(c=25 CM) 

• 

e =40cm 
A, 1 = 2 barras del No. 6 = 5.8 cm3 

A12 = !1 barras del No. 8 = 15 an3 

0.85 ~~ 

f-5 ¡¡¡¡¡¡ .! .... ~. !:cu~=0.00~3 I~ 
·~J l • ~ -c. p 

40 ~--f'---- - ~ 
f~. 

a =(1.05 1 {óo )c=(l.05 13!~o )25=0.8c=20cm (figura 5.6) 

Por triángulos semejantes: 

E11 = 0.003 X 20 _O 0024 > 
25 ' Ey 

Esfuerzos en el acero: 

f,. =fu ={y = 4 200 kg/cm• 

Fuerzas en el acero: 

F 1 =A, af, 1 = 5.8 X 4 200 = 24 400 kg = 24.4 ton 
F 2 =A, 1f, 1 = 15X4200=63000kg=63.0ton 

1 . 
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EJEMPLO 6.2 (Continuación) 

Fuerza en el concreto: 

e, = 0.85 X 350 X 20 X 30 = 178 000 kg = 178 ton 
P =e,+ F 1 - F2 = 178.0 + 24.4-63.0 = 139.4 ton 

Cálculo del momento: 

Fuerzo (ton) Brozo (<m) Momento (ton-<m) e,= 178.0 1s 2 670 
F 1 = 24.4 20 488 
F 2 = 63.0 20 1 260 

M= 4 418 ton-cm 

_ M 4 418 e-y= 139.4 =31.6cm,P40cm 

2o. TANTEO (e= 20 CM) 

0.85 ~~ 

~ rs •=3=~:11 { i--c. • • 
20 

50 
·-1'---·:=.- -- ~ 

20 ~En --Fl ••• rs 
1 JO 1 

.a= 0.8c = 0.8 X 20 = 16 cm (figura 5.6) 

1 · Por triángulos semejantes: 

E,,= o.oo~; 15 -0.00225 >E y 

Es2 = 
0.003 X 25 

20 

Esfuerzos en el acero: 

0.00375 >E y 

f, 1 "'[, 2 ={y = 4 200 kg/cm2 

., 
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EJEMPLO 6.2 (Continuación) 

Fuerzas en el acero: 

F 1 =A, .J, 1 = 5.8 X 4 200 = 24 400 kg • 24.4 ton 
Fl =A,d, 1 = 15 X 4 200= 63 000 kg= 63.0 ton 

Fuerza en el concreto: 

e< = 0.85 X 350 X 16 X 30 = 143 000 kg = 143 ton 
P. =e< + F1 - F1 = 143.0 + 24.4-63.0 = 104.4 ton 

Cálculo del momento: 

FturztJ (ton) Brczzo (cm) Momento (ton-cm) 

Ce = 143.0 17 2 430 
F 1 D 24.4 20 488 
F 1 = 63.0 20 1 260 

M. 4 178 
e=-= --=40 cm 

P. 104.4 

Mn = 4 178 ton-cm 

Este valor coincide con la excentricidad de la carga. Por lo tanto: 

figura 6.5 los diagramas de deformaciones uni
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 Solución por tanteos 

El problema consiste en encontrar el valor 
máximo de la carga axial P que actúa fuera 
de los planos de simetría, a distancias '• y e1 de 
ellos. Esta condición es estáticamente equiva-

1 P.= 104.4 ton 

knt~ a consid~rar el elemento sujeto a una car
ga axial p y a dos momentos flexionantes, 
M. =Pe. y M, =Pe,. 

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 alas 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 Ecv = 0.003, fija 
la distribución de deformaciones unitarias, 
las que tien.en valores constantes en secciones 
paralelas al eje neutro supuesto. En este ejem
plo la zona sujeta a compresión tiene forma 
trapecial. Se calculan las fuerzas, Jos brazos 
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• • 

1 
50 cmi- · --lA_- r · 

1 
' 

g- • • • 
"' -'---:=;~ +- 30an--t 

A~ =2 blrras No. 6 =s.a cm2 

A 1=3 barras No. 8 = 15 cm2 

Sección trantversal Oistribucl6n Esfuerzos Fuerzas Brazos 
!cml 

Momentos 
han-m) supuesta de (kg/cm11 hont 

deformaciones 
unitarias 

(al (bl (el (di !el (fl 
~ =Pn =139.8 ton l:MA =Mn =55.32 ton-m 

excentricidad =• =ltln/Pn =395 cm 

Figura 6.4 Evaluación de acciones interiore1. 

y los momentos referidos a los ejes x y y. Se 
obtienen entonces valores de P, M. y M1 para 
la posición supuesta del eje neutro. Si los valo
res de e. = M./P y e1 = M1 jP coinciden con 
los dados, el problema está resuelto;si no, debe 
cambiarse la posición del eje neutro y repetirse 
el proceso hasta que se obtengan excentricida
des que coincidan con las dadas. El cambio en 
la posición del eje neutro consistirá en general 
en una tr¡lSlación y una rotación. 

El proceso descrito predice satisfactoriamen
te la resistencia, pero es muy laborioso. La 
convergencia es lenta debido a que los valores 
de las excentricidades son muy sensibles a pe
queñas variaciones en la posición del eje neutro. 
Sin embargo, para algunos casos particulares, 
se han desarrollado diagramas de interacción, 
.mediante programas para computadora clec· 
trónica [6.2]. En la referencia 6.4 se presentan 
diagramas para resolver casos de columnas rec· 
!angulares y de columnas en forrna de cruz. 
En la siguiente sección se presenta un procedi· 
miento aproximado. 

6.4.2 FórmuÚJ de Bresler 

Bresler [ 6.3] ha desarrollado una expresión 
sumamente simple para calcular los valores má
ximos de la carga de compresión que actúa a 
excentricidad~ e" y e, en secciones rectangu
lares con refuerzo simétrico. La expresión que 
propone es 

(6.1) 

donde 

Pn = carga normal máxima que actúa a ex
centricidades ex y e1 ; 

P. = carga nonnal máxima a una cxccntri· 
cidad e. contenida en un plano de 
simetría (e y =O); 

P., = carga nonnal máxima a una rxcrntri· 
cidad ey contenida en un plano de 
simetría norrnal al anterior (e~ = 0), y 

P0 = carga axial máxima que puede resis· 
tir el elemento (e. ='e y = 0). 
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Figun 6.5 Diagrama de interacción para el elemento de la figun 6.4. 

fC,• 210 llglcml 
,, • 4000 llgleml 

f > f, •ooo 

+20.00 + 10 
• 28.08 o 
+13.151 o 
• 151.153 •• 
• 15.151!' -10 

+ 22.5 
+25.5 .. 
.. 22.5 
+ 17.80 
• 22.5 

-

+ 2.0 o • 7.115 o 
.. 3.01 • 11.00 
-0.157 

• 22.18 
!cM toda ... 
tt.nul 

e> e, •ooo - 20.00 + 10 -22.5 - 2.0 

e> e, •ooo 
- 20.00 o --22.5 o 
-20.00 - 10 --22.5 '2.0 

bf\.!efro. 
(llg¡bn') 

d • . ct,. 

.. u .. 

(cml 

... ""· 
O.lorm~c!O"'n ""'1.oa1 

lmiltlltNII 
P • 10.2 ton 

M. • ... 42 ton- m 
M, • 40.7 ton- f'll 

Fue"'' 
honl 

•• • 4.42170.2 • 0.0153 m 
•, • •0.7170.2 • 0.515 m 

Figura 6.6 Cálculo típico pan una posición cualquiera del eje neutro; 
flexión en dot direcciones. 

.......... 
llon·nll 
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Puede verse que la ecuación 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 dd elemento, el lugar geo· 
métrico de los valores máximos de carga axial 
que d elemento es capaz de resistir es una su· 
perficie de interacción (figura 6. 7) cuyas trazas 
con los planos " y y serán los diagramas de 
interacción para flexión en una dirección que 
se han mostrado anteriormente. 

La expresión propuesta por Bresler represen· 
ta una familia de planos que. aproximan los 
puntos de la superficie de interacción. Esta ex
presión es válida para valores de 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· 
mación. 

p 

-1 

En la figura. 6.6 se muestra que, para lapo
sición dd eje neutro escogida, la carga axial 
máxima se encuentra a ex = 6.3 cm y e1 =58 
cm, y vale 70.2 ton. Como ilustración de la 
aproximación que da la fórmula de Bresler, se 
encontraron los valores de Px = 295 ton, Py = 
7 8.5 ton y P0 = 514 ton, usando los diagramas 
de interacción del Apéndice C, utilizando f~ 
igual a 238 k¡ifcm2 y [y = 4000 k¡ifcm2

• Se 
encontró así P, = 7 0.5 ton, valor que coincide 
con el calculado con el procedimiento general. 

6.5 Elementos sin planos de simetría 
sujetos a carga axial y flexión en un 
plano cualquiera 

En este caso son aplicables tanto el procedi
miento básico como las hipótesis simplificado
ras. Aunque es muy complicado resolver este 
tipo de problemas en una forma general, es 

y p 

• • 

-+---1-----11--_._ X 

• • 

Figura 6. 7 Superficie de interacción. 
f . 
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posible tratar casos particulares, definidos en 
geometría y refuerzo, para uno o varios planos 
de flexión. Un caso interesante es el de colum
nas en forma de L, las cuales ac emplean con 
alguna frecuencia en las esquinas de edificios. 
Estas columnas vienen resueltas en la referen· 

cía 6.4. 

6.6 Flexotensión 

Si bien no es frecuente encontrar elementos 
sujetos a flexotensión, existen algunas estruc

. turas, por ejemplo algunos depósitos, cuyos 
elementos están sometidos a este tipo de acción. 
La información experimental sobre flexoten
sión es muy escasa, por lo que no existe nin
guna teoría ya comprobada para calcular la 
resistencia. Sin embargo, es posible obtener 
diagramas de interacción en la zona de flexo
tensión usando los procedimiento expuestos 
anteriormente para flexocompresión, con cier· 
tos efectos particulares que se describen con 
detalle a continuación. 

Si se admiten las 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 .suje::to a una carga de tensión 
con excentri<;idad constante, cuando la carga 
varía desde cero hasta 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 resistÍ· 
da .únicamente por el acero de refuerzo. Este 
estado se representa por la distribución de de· 
formaciones 1 de la figura 6.8a. Al aumentar 
la carga, manteniendo la excentricidad cons· 
tan te, laS tensiones en los dos lechos de acero 
aumentan proporcionalmente, hasta que d 
acero del lado de la carga alcanza su deforma· 
ción de fluencia (distribución 2) .. Puesto que 
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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. Es 
decir, la l!nca que repreaenta la diatribución de 
deformaciones gira en tomo al punto A, loca· 
lizado en el acero menos deformado. Esta eta· 
pa continúa hasta que la deformación en la 
fibra superior es nula (distribución 3). Entre 
los estados 2 y 3 la carga externa no aumenta. 
Más allá del estado 3 se producen esfuerzos de 
compresión en la cara opuesta a la carga y se 
incrementa el esfuerzo en el acero de dicha 
cara. El incremento en tensión en este acero 
debe ser mayor que la compresión resultante 
en el concreto para que la tensión total aumcn· 
te. El valor máximo de la carga se producirá 
cuando la deformación en el concreto alcance 
su valor máximo, e: e u • Esta condición se repre
senta por la distribución 4 de la figura 6.8a. 
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· 
crcmentar el valor de la carga, para cargas de 
tensión con excentricidades relativamente 
grandes. Para una carga pequeña ( distribu
ción ·¡) se presentan deformaciones de tensión 
en el lado de la carga, y de compresión en el 
lado opuesto. Al aumentar la carga, mante
niendo la excentricidad constante, las fuerzas 
de compresión y de tensión resultantes deben 
aumentar proporcionalmente. La diferencia 
entre estas dos fuerzas es pequeña, ya que se 
trata de excentricidades grandes. Durante este 
proceso el eje neutro tiende a moverse hacia la 
cara en compresión. Se Uega: así a la distribu
ción de deformaciones 2, ~n que el acero del 
lado de tensión alcanza su esfuerzo de fluencia. 
Al aumentar la deformación, puesto que la 
tensión de dicho acero permanece 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 
prop.orcional al de la tensión, es necesario que 
la distribución de deformaciones cambie, como 
se muestra en el estado 3 de la figura 6.8b. 
Este proceso prosigue hasta el punto en que se 

. ···-----...,.--~----------,......-----.,-
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Tensl6n Compresión 

Ca) Excentricidad pequefta 

Tensión Compresl6n 

Ecu 
(b) Excentricidad grande 

o M=Po 

(b) 2.3 4 

p 

(e) Olagrama de lnterecclón en flexotenslón 

Figura 6.8 Condiciones de deformidón unitaria en flexotensión en elementos sujetos a carga creciente con excen

.. l 
tricidad constante . 

alcanza la deformación max1ma útil en com
presión del concreto (distribución 4)-

En la figura· 6.8c se presenta un diagrama 
típico de interacción para la zona de flexoten
sión. Se indican en él los puntos corrospon-

dientes a las distintas distribuciones de defor
maciones que se han mencionado arriba. 

Si el acero del lado opuesto a la carga está 
muy cerca de la superficie (lo que ocurre para 
relaciones pequeñas de recubrimiento a peral-



,,. 
' 

' 
l. 

te), prácticamente no hay diferencia entre los 
valores de P que se obtienen de los estados 2, 
3 y 4. Por el contrario si la relación recubrl· 
miento-peralte es grande, puede haber dife
rencias del orden del diez por ciento entre las 
tensiones correspondientes a los estados 2 y 4. 

La· descripción anterior es simplista, pero 
de ella se concluye que las hipótesis simplifica
doras son aplicables hasta un esll!do de tensión 

'.pura En este caso, la tensión máxima que se 
pued~ desarrollar es la qu·e resiste el acero, 
P = Aj1 , ya que el concreto no resiste las de
formaciones correspondientes. 

De acuerdo con la· descripción anterior, la 
resistencia en flexotensión se alcanza cuando 
el concreto se aplasta en compresión en un la· 
do, al mismo tiempo que las deformaciones en 
tensión en el lado opuesto son considerables. 
La posibilidad de una fractura del acero a una 
carga menor es pequeña, ya que la deformación 
de fractura del-acero es del orden de 30 a 100 
veces la deformación máxima de compresión 
del concreto, para aceros torcidos en frío y 
.aceros laminados ordinarios, respectivamente. 

En estos cálculos se desprecia generalmente 
el endurecimiento debido a la deformación del 
acero de refuerzo. De tomarse en cuenta, cam
biarían ligeramente los valores correspondien
tes de P y M, pero al despreciarlos se obtienen 
resultados del lado de la seguridad. · 

fe =280 kg/cm2 

fy .-4000 kg/cm2 
A;=10cm2 
·A,=1ocml 
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En resumen, aplicando rigurosamente las hi
pótesis simplificadoras se puede trazar fácilmen
te el diagrama de interacción, haciendo variar 
el valor de la carga normal desde un máximo en 
compresión hasta un máximo en tensión. A 
modo de ejemplo se ha hecho esto para una 
sección con igual área de acero en dos caras 
opuestas, utilizando las hipótesis ACI. El dia· 
·grama de interacción correspondiente se mues· 
.tra en la fig. 6.9, donde se consignan también · 
los datos de la sección. El diagrama se trazó, oh-· 
teniendo parejas de valores (M, P) para distintas 
distribuciones de deformaciones unitarias. 

Las líneas ·que represen tan estos estados de 
deformación giran todas alrededor del punto 
sobre la fil!ra superior en la cara de compresión 
que corresponde a una deformación máxima 
de compresión del concreto, e e u = 0.003. Se 
puede observar que el diagrama de interacción 
en la zona de flexo tensión sigue lógica y conti
nuamente el trazo para flexocompresión, hasta 
llegar a un valor igual a A1[y para el caso de 
tensión pura. 

El diagrama de la figura 6. 9 representa en
tonces el lugar geométrico de los valores máxi
mos de carga normal que puede ser aplicada a 
una sección simétrica cuando la excentricidad 
de la carga respecto al centroide geométrico 
de la sección varía desde cero (punto 1 ), hasta 
infinito (punto 3) para una carga de compre-

P honl c:ompresl6n 

2 

20 
M hon -m) 

5 
100 .P tlon} tenalón 

Figura 6.9 Diagrama de intc:ró?-cci6n para una sección simétrica (Hipótesis ACI). 
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· sión, y desde infinito nuevamente: hasta una 
excentricidad nula (punto 5 ), para una carga 
de tensión. 

Los diagramas de interacción del Apéndice 
e se. obtuvieron siguiendo un procedimiento 
semejante al descrito anteriormente. 
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Ejercicios 

6.1 Utilizando el diagrama de interacción del cjem· 
plo 6.1, calcular la carga que puede resistir la 
secd6n mostrada para excentricidades de 60 cm 
y de 5 ·cm. Calcular también el momento que 
puede resi.tir la sección bajo una carga axial de 
250 ton. 

6.2 Detenninar por el procedimiento de tanteos y 
usando hip6tesiJ simplificadoru, la resistencia 
de la siguiente sección para una excentricidad 
de 20 cm hacia la cara con dos barras. 

40 

~.3 

50 

- ~5 • • --· 
/e = 250 k.g/cm2 

30 
!y = 4200 kg/cm2 

- A, = 6 barras del No.6 • •• • 5 -
1 25 1 

Determinar el momento que puede resistir la si· 
guíen te sección por el procedimiento de tanteos, 
usando las hipótesiJ ACI o DF. Verificar el re
su 1 tado obtenido "con las gráficas del Apé~dice C. 

Plano da 
!flexión 

/~e = 200 kg/cm 2 

• • + • • 5 

!Pn 4200 kg/cm 2 20 /y = 
--?;f--

1 
A, = 10 barTaJ del No. 8 20 

• • • • • 5 p = 300 to'n - n_ 
60 

6.4 Calcular la carga axial que puede resistir la si
guiente sección, usando las grá.ficasdd Apéndice 
C con las hipótesis ACI, ai está aometida a un 

. momento de 20 ton·m. 

40 

!'e = 300 lr.g/cm2 

/y = S 500 k¡fan2 

As= 8barnsde1No.8 

6.5 Calcular los momentos de diseño de la siguiente 
sección en cada uno de los dos planos principales 
de flcxibn cuan4o está sometida a una carga axial 
última, Pn = 300 ton. 

-~r.--.-.-.,1 -~ 

• 
• 

60 • 
• 

-• 
• 
• 
• 

t'c = 250 kg/cm2 

50 /y = 4_200 kg/cm2 

A, = 16bamude1No.6 

• +' +==·~~·=·=+ ~5 40 



6.6 CalcJI)ar la realltencla de dlaeño de la oiguientC 
lección. 

35 

1 

• 
' • 1 1 1 

• 1 .• ~ 
90 -r-~+--- --r 

• 1 ¡·.·. 
.. l 

• 

• 
- '-. ---,.-'-+-,----~ 

1 • ~~ 1 ' 

!'e = SOO kg/cm2 

/y = 4 200 kg/cm2 

As = lO bamu del No. 10 

_, _______ .. ··--·-----------· ---

6.7 

6/lrt:lclol Ull 

Obtener un diagrama de interacción en flexo
compresión de la oiguiente sección, wando hipó
teoiooimplificadoru. 

1 

•• 1 •• 
A11 = 4 barru del No.10 

1 

• 
1 
1 
1 
1 

• A12 = 2 barru del No. 10 

• •• 1 ••• 
1 

50 

f'c = S50 kg/cm• 
/y = 4 :loo kg/cm • 

A,, = 6 barru dd No. 10 
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CAPITULO 13 
Efectos de esbeltez 

---

13.1 1ntroducción. 1 13.2 Comportamiento y 
variables principales. 1 13.3 Métodos de dimcn· 
aiooamiento. 1 13.4 Cálculo de loa electos de 
esbeltez. 1 19.5 Eje~plo ... 

13.1 lntroductión 

Se entiende por efecto de esbeltez la reduc
ción de resistencia de un elemento sujeto a com
presiÓn axial o_ a flexo-compresión, debida 
a que la longitúd del elemento es grande en 
comparación con las dimensiones de su sección 
transversal. Para ilustrar este efecto, considé
rese una columna articulada en sus extremos, 
sujeta a carga axial y momento flexionante (fi
gura 13.1a). Esta columna es equivalente al 
sistema mostrado en ·la figura 13.1 b, y tiene 
el diagrama de momentos flexionantes de la 
figura 13.1c. Al aplicar la cargaP al sistema de 
la figura 13.1 b, éste se deforma, como se mues-

'p 

M 

1+1 

M r +-p.--¿ 
_;• p 

(o) (b) le;: 

p 

1 

----------------

tra en la figura 1.!l.ld, y, como consecuencia 
de esta deformación, aumenta la distancia de 
la línea de acción de las eargas 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 flexionante real en una sec
ción cualquiera de la columna es: 

M=Pe+Py=P(e+y) 

El momento es máximo, para este ejemplo, a 
la mitad de la altura, donde alcanza el valor: 

M=P(e +ymdx) 

Como consecuencia de los momentos adi
'cionales Py, la resistencia del elemento se red u· 
ce respecto a la resistencia que tendría si sólo 
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 moment;,s 
adicionales, Py, es significativa en relación con 
los momentos Pe. 

La reducción de resistencia por esbeltez 
puede deberse también a desplazamiento late-
ral relativo entre los dos extremos de la colum
na, como sucede en marcos no contraventcados 
sujetos a carga lateral o que presentan asime
tría en carga o en geometría. En la figura 13.2a 
se muestra un marco de este tipo. La columna 
A-B de este marco tiene el diagrama de momen-

' -l 
1 1 

!o--i (+) 

1 1 
1 
1 

¡-
p 

(d) lol 

Figura 13.1 Momentos adicion.a.les en una coJumna por efecto de esbeltez. 
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Punto de 
infle• Ión 

FigUra 13.2 Momentos adicionales en una columna por efecto del desplazamiento 
lateral relativo (viga de rigidez inrmita), 

tos de primer orden mostrado. en la figura 
13.2b. (Se éntiende por momentos de primer 
orden los que no consideran las <leformacion"es 
de la columna.) Por efecto del desplazamiento 
lateral ralativo entre los extremos de la colum-· 
na (figura 13.2c) se presentan en la columna 

· A-B los momentos de segundo orden mostrados 
en la figura l.S.2d. (Se entiende por momentos 

· de segundo orden, los momentos adicionales 
debidos a las deformaciones de la columna.) 
El diagrama de momentos ID tales es el de la 
figura 13.2e. El caso representado ·en la figura 

13.2 corresponde a un ejemplo hipotético. a 
el que la rigidez de la viga superior es infi~ 
o sea, que la columna está empotrada en lllll 
dos extremos. Cuando la rigidez ·de la viga~ 
finita, los momentos adicionales son diferenteS 
en los dos extremos de la columna, como ti 
muestra en la figura 13.3. Los momentos d 
cionales se pueden calcular aplicando la c:art! 
P en el punto de inflexión ·de .la c.olumna. ~ 
multiplicando dicha carga por el desplazamd> 
to de los extremos respecto al. punto de infJej 
xión. La reducción de resistencia por esbdtq 

- . . .:i 
.. 

Figura 13.3 Momentos adicionale1 en una columna por efecto del derplazamlento 
lateral relativo (viga de rigidez rmita). 
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n mayor cuando los extremos de la columna 
! · pueden sufrir desplazamiento láteral relativo, 
; .. que cuando están restringidos contra el men
:i · cionado desplazamiento. r· En la figura 13.4b se ha trazado con línea 
t' Jkna el diagrama de interacción de una colum-

l.aa corta en la que los efectos de esbeltez son 
Clcspreciables.' Si en esta columna se aumenta 
b carga progresivamente, manteniendo cons

~; unte la ·excentricidad, las combinaciones de P 
~' y M quedan representadas por la recta 0-1. La 
~· intersección de la recta 0-1 con el diagrama de 
[~i: interacción rePresenta la resistencia de la co
:il· .. mna corta. Si en una columna esbelta, como 
'W 
~, b de la figura 13.4a, la1carga aumenta progre-
j:f; sivamente en la misma .. forma, las combinacio
(B acs de P y·M quedan representadas porlacurva 
¡;; 0-2. La diferencia en las abscisas de los puntos 
~-_~¡ de las dos h'neas correspondientes a un nivel r,¿ 
v dado de carga,.se debe precisamente a los mo
~--
h mentas adicionales Py. La resistencia de la 

columna esbelta está representada por la in ter
¡, sección de la línea 0·2 con el diagrama de in·· 

tcracción. Como· puede verse en la figura, es 
menor que la resistencia de la columna corta. 

En la figura 13.4b se ha indicado también, 
,. con línea de punto y raya, la historia de carga 
fF de una columna sumamente esbelta que falla ,. 
'· por inestabilidad. La característica de este tipo 
i de falla, es que la carga aplicada alcanza su valor 
!' máximo antes de que la línea que representa 
¡ . la historia de carga corte al diagrama de interac-

!. 
•· 
' 
' :; .. 

': 

p 

lol 
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c1on. La falla, en este caso, ocurre por pandeo 
súbito del elemento, mientras que en el caso 
antcrior,.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
roen te una reducción de resistencia por efecto 
de esbeltez. En este capítulo se describen mé
todos para calcular esta reducción de resis
tencia. 

13.2 Comportamiento y variables 
principales 

El comportamiento de una columna que for
ma parte de una estructura de concreto reforza
do es complejo, debido a que las estructuras 
generalmente son monolíticas y a que las co
lumnas están restringidas por otros elementos 
estructurales que influyen en su comporta·· 
miento. Se han realizado ensayes de columnas 
esbeltas que forman parte de marcos de con
creto. Sin embargo,· la interpretación de su 
comportamiento requiere un estudio previo 
del comportamiento de estructuras hiperestá- · 
tic as y cae fuera del alcance de este texto. Sólo 
se describirá aquí la influencia de algunas va
riables sobre la resistencia de columnas esbeltas 
que forman parte de estructuras. 

1.-Resistencle columna corte 
· 2.-Resistencia columna esbel·-
· l.-Inestabilidad 

M 

~b) 

Figura 13.4 Comparación del comportamiento de una 
:.colurrina corta, de una columna esbelta y de una co
- lumna que falla por inestabilidad. 



(a) Vigas flexibles lb) Vigas rígidas 

Figura 13.5 Efecto de la rigidez flexionante de las 
vigas que restringen a una columna. 

a) Rigidez a flexión de las vigas que 
restngen a la columna 

Mientras mayor sea esta rigide< a flexión, es 
mayor el grado de empotramiento o restricción 
de la columna en su3; extremos y, por tanto, 
son menores las deflcxiones de la columna y 
In~ mnmC"ntns <lciÍC'ionalcs Py. F.stC' rfrctn pnr
de verse en la figura 13.5, en la cual se compa· 

p 

M, M, 

{-) 

M, M, 
p 

lb) 
tal 

--~---~1 

ran una columna restringida por vigas f!exibln 
(figura 1~.Sa) y otra restringida por vigas r{. · 

gidas (figura 13.5b). 

b) Rz"gidez a flexión de la columna ¡ 

L . "d f1 . • d 1 . 1 · 1 
a ngt ez a ex1on e a propaa co umna; 

tiene influencia sobre la reducción de resistea
cia por esbeltez, ya que mientras más rígidasn :. 
la columna, son menores sus de flexiones y, por 
lo tanto, el valor de los momentos adicionalCI 
Py. La rigide< a flexión de lacolumnadepenck 
principalmente del tamaño de la sección traMo 
versal, del módulo de elasticidad del concreto, 
del porcentaje de refuerzo longitudinal y de la 
longitud de la _columna. El efecto combinado 
del tamario de la sección transversal y de la Ion· i 
gitud, suele tomarse en cuenta en los métodos :j 

de dimensionamiento mediante el parámetro .l 
llamado esbeltez de la columna, que se defint :l 
como la relación entre la longitud y el radio · 
de giro de la sección transversal. A veces, la n
be! tez se define también en función de la rd•· 
ci/m l'ntre la longitud y· la c!imcn~ión men~r 
de la columna. t 

!el (d) 

M,.,¡, 

.,.,.. ~~· 
Momentos 
ad;c;onales Ll 

lel lfl 

Figura 13.6 Efecto de esbeltez en columnas con doble curvatu:;a. 



e) Relación de excentricidades en los 
dos extremos de la columna y tipo 
dr curvatura 

La relación de excentricidades, o sea, la rela
ción entre lo; 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 13.6a, 
en el que los momentos de apoyo sobre barra 
son del mismo signo, y el diagrama de momen
tos flexionantes de primer orden es el indicado 
en la figura 13.6 b. La columna deformada tie
ne la forma mostrada en la figura 13.6c, y el 
diagrama final de momentos, que se obtiene 
sumando el diagrama de la figura 13.6b con 
los momentos adicionales Py, es el mostrado 
en la figura 13.6d. Puede verse que, en este 
caso, el momento máximo de primer orden y. 
el momento máximo adicional,Pymáx' ocurren 
en secciones diferentes de la columna. Por con· 
siguiente, el momento máximo total no es la 
suma de los momentos máximos de primer' 
y segundo orden, sino un valor menor. Para 
que haya reducción de resistencia por esbeltez 
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 13.6d. 
Puede suceder que la columna no sea lo sufi
cientemente esbelta para que ocurra este des
plazamiento. En este caso no habrá reducción 
de resistencia, como se muestra en las figuras 

M, 

M, 

p 

p 

lal 

1+1 

M 

lbl le} 

CDmr :·rtaml•ntD y l<lrla""' prlnclpalt~ 347 

13.6e y 13.6f. Cuando hay reducción de re
sistencia, ésta es relativame>lte pequeña, ya que 
el momento máximo no difiere muchC' del 
momento aplicado en d extremo. 

Considérese ahora el caso en que los momen
tos Jc apoyo sobre barra son iguales y designo 
contrario (figura 13.7a). Aquí, el momento 
flexionan te de primer orden es constante a lo 
largo de la columna (figura 13.7 b), y la co
lumna se deforma con curvatura simple (figura 
13. 7c). El momento máximo es igual a !asuma 
del momento constante y el momento adicio
nal máximo Py mh, que ocurre a la mitad de 
la altura (figura 13.7d). En estas columnas 
siempre hay reducción de resistencia por 
esbeltez, cualquiera que sea su longitud, y 
esta reducción es mayor que en el caso de la 
figura 13.6, puesto que el momento máximo 
total es la suma de los dos momentos máximos. 

d) Desplazamiento lateral relativo 
entre los dos extremos de la columna 

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 estructuras 
muy rígidas, o de marcos cuya resistencia a 
cargas laterales dependa exclusivamente 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 

;.,.;mlix - =-----r 

(di 

1 
'Py 

Momentos 
adicionales 

figura 13.7 Efecto de esbeltez en columnas con curvatura simple. 
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cuando los marcos no pueden hacerlo. Esto se 
debe a que, en d primer caso, los momento' 
adicionales máximos se presentan generalmen· 
te donde son máximos los momentos de pri
mer orden, como puede verse en las figuras 
!3.2 V !3.3. 

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 rcl~
ción con la rigidez a flexión de las columnas, 
la rotación de los extremos de las columnas es 
grande y aumenta, por lo tanto, d desplaza. 
miento lateral relativo. El desplazamiento late· 
ral también depende dd tipo de carga que actúa 
sobre el marco. Por lo general, es mayor el des
plazamiento cuando el marco está sujeto a car· 
gas laterales que cuando está sujeto únicamente 
a cargas verticales. 

Para valuar el desplazamiento lateral debe 
considerarse la estructura en conjunto y no so
lamente un marco por separado [13.11]. Por 
ejemplo, considérese la estructura de la figura 
13.8, en la que existen muros rígidos en los 
ejes A y D. Si actúa la fuerza horizontal F so
bre dicha estructura, los marcos By Cno sufri
rán desplazamientos laterales importantes, a 
pesar de no estar contraventeados, ya que lo 
impiden los marcos A y D que son muy rígidos 
por la presencia de los muros. Se supone en este 
ejemplo que existe una losa de piso lo suficien
temente rígida para obligar a que todos los 
marcos se deformen en conjunto. El análisis 

Muro rígido 

A ' 2 / 3 4 S 

8 

e 

o 
_1 

Muro rfg1d0 

Fi¡ura 13.8 Estructura con muros rígidos. 

. ·. 
detallado de estructuras para valuar los despla· 
zamientos laterales está fuera del" alcanc~ de 
este texto.* 

" e) Duración de la carga 

Cuando la carga actúa por un periodo prq· 
longado de tiempo, las deflexiones aumentan 
por efecto de la contracción y el flujo plástico 
del concreto. Por lo tanto, aumentan también 
los momentos adicionales y la reducción de 
resistencia por efecto de esbeltez. La influencia 
de la duración de la carga es más importante 
mientras mayores sean las deflexiones adicio
nales. 

13.3 Métodos de dimensionamiento 

Del análisis anterior sobre la influencia de las 
distintas variables en la reducción de resiste~cia 
por esbeltez, puede deducirse que la solución 
rigurosa del problema consiste en calcular las 
de flexiones adicionales y los momentos de se
gundo orden. La suma de estos momentos y 
de los de primer orden es igual a los momenios 
totales de diseño. Sin embargo, el cálculo de 
los momentos de segundo orden, que se conoce 
con el nombre de análisis estructural de segun· 
do orden, resulta demasiado laborioso para fi. 
nes de dimensionamiento de estructuras co· 
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·quc 
debe tomarse en cuenta el comportamiento in·' 
elástico del concreto reforzado y los efectos del 
agrietamiento, contracción y flujo plástico. Las 
rigideces relativas de los elementos varían con 
la etapa de carga, ya que algunos alcanzan su 
momento de fluencia antes que otros y, por lo 
tanto, pierden su rigidez más rápidament<. El 
análisis debe hacerse por aproximaciones sUCC'· 

•El lector lntcre1ado puede con1ultar la 1i,Uientc rcrrrtncia.: 
E. Roaenblueth y L. Esteva, -Folleto Complemcnuri~- .:llk 
¡lamento del Distrito Federal, An.ilisia S•'amico", edición d.
la Rndsra !rtg,ni~rla, México. 
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Figura 13.9 Incrementos sucesivos de deformaciones 
debidos a momentos de segundo orden. 

sivas, ya que los momentos adiciom.!es produ
cen dcflex·iones adicionales, las que a su vez 
incrementan nuevamente los momentos. Por 
ejemplo, considérese que en la figura 13.9, la 
línea 1 representa la columna deformada por 
efecto de los momentos de primer orden; los 
momentos adicionales, Py1 , incr-.:mcntan las 
deformaciones, y la columna deformada queda 
representada ahora por la línea 2, pero esto 
incrementa los momentos adicionales que aho
ra tienen el valor Py1 ; las de flexiones también 
vuelven a aumentar al aumentar los momentos 
adicionales, y así sucesivamente. El procedi
miento de aproximaciones sucesivas se realiza 
calculando los momentos y las deformaciones 
de la manera descrita, hasta quelosincrementos 
entre dos etapas sucesivas sean muy pequeños 
en comparación con los momentos totales. Pue
de suceder que el procedimiento no 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 paracompu· 
tadora electrónica bastante elaboradOs. Por 
lo tanto, no suele usarse este procedimiento 
excepto en estructuras importantes en las que 
existan reducciones fuertes de resistencia por 
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esbeltez. En este texto '10 se presentan métodos 
de análisis de segundo orden. El lector intere
sado puede consultar las referencias 13.ly 13.2. 

El dimensionamiento de columnas esbeltas 
en estructuras comunes ~uele hacerse con mé
todos simplificados, en los que no es necesario . 
desarrollar análisis de segundo orden. Dichos 
métodos simplificados pueden reunirse en los 
tres siguientes grupos. 

a) Métodos de ampltfi"cación de momentos 

Estos métod~s consisten en obtener el valor 
de la carga axial, P, y el momento flexionante, 
M, en las columnas de una estructura por medio 
de un análisis de primer orden, y dimensionar 
las columnas para el mismo valor de P y para 
un momento amplificado, 6M, donde 6 es un 
factor siempre mayor que la unidad. En la fi. 
gura 13.10 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 al punto 1 
del diagrama de interacción mostrado con línea ¡ 
punteada. Los incrementos de carga con un 1 

valor constante de la excentricidad estarían re
presentados por puntos sobre la línea recta 0-l. 
Para tomar en cuenta el efecto de esbeltez, la 
columna se diseña para los valores P y 5.i\1, y 
su resistencia es la que corresponde al punto 2 

p 

p 

... ., ' 
t---=-~ 

M 

¡:¡gura 13.10 \'atores de dimensionamiento en los 
métodos de amplificación de momentos. 
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del diagrama de interacción mostrado con línea 
llena. Los incrementos de carga <stán represon
tados por puntos sobre la línea 0-2, en la cual 
la excentricidad aumenta con el nivel de carga, 
puesto que el valor de 5 depende, en estos 
métodos, del valor de la carga P. 

Un ejemplo de éstos métodos de amplifica· 
ción de momentos es el presentado en d Re
glamento ACI 318-83 y en las NCT· 77 del 
Reglamento del Distrito Federal. 

b) Métodos del momento complementario 

En estos métodos, so 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, el, 

que es función de las principales variables que 
interVierien en la reducción de resistencia por 
esbeltez. Al aumentar la excentricidad, el di
mensionamiento de la columna se hace para 
un momento total que es igual al momento de 
primer orden más Uf1 momento compk•--:enta· 
rio que resulta de multipicar la carga f _; or la 
excentricidad adicional e 1 • El valor de la carga 
P no se modifica. 

p 

M 

Figura 13.11 Valores de dimensionamiento en los 
métodos del momtnto complementario 

En la figura 13.11 so 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 diseñar la columna sin considerar el 
efecto de esbeltez. El punto 2 del diagrama de 
interacción trazado con línea llena correspon· 
de a los valores d~ P y M con los que hay que 
diseñar la columna esbelta. Puesto que el valor 
de la excentricidad adicional es independien· 
te del valor de P, la línea 0·2, que representa 
incrementos de carga de la columna esbelta, es 
una línea recta, a diferencia de la línea 0·2 de 
los métodos de amplificación de momentos, 
que es una línea curva. Sin embargo, los valo· 
res de dimensionamiento en ambos métodos, 
o sea, los puntos 2, son similares. 

e} Métodos del factor de reducción. 

En estos métodos se supone que la car~ 
axial y el momento que puede resistir una co
lumna esbelta son iguales a los que puede r<· 

sistir una columna corta, multiplicados'¡¡or un 
factor de reducción "(, que siempre es trienor 
que la unidad. Por lo tanto, para fines de dimen· 
sionamicnto, los valores de P y M obtenido• 
de un análisis de primer orden se dividen entr< 
el factor "(, con lo cual se obtienen valorn 
amplific~dos, para los que se dimensiona 1~ 
columna. 

Este concepto de dimensionamiento se i!u .. 
traen la figura 13.12. El punto 1 correspond< 
a los valores de P y M con los que hay que di- .... 
señar la columna corta y el punto 2, a los do . 

·!1 
la columna larga. · 

" En este caso, no se considera el cambio na 
\¡ 

la excentricidad causado por las de flexiona ~ 

adicionales y los momentos de segundo ord<L ¡t 
Por lo tanto, en estos métodos es menos precia ¡. 
la representación del comportamiento de l.c<> 
lumna que en los dos métodos anteriores. Pot 
esta razón, actualmente se tiende a abando,.. 
este enfoque del problema. El Reglamento .-1.0 
de 1963 presentaba un método basado <n (.a< 
tares de reducción, el cual so sustituyó en 1911 ---.: 
por un método de amplificación de momcntot.. \ 

; ~! 
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fi¡ura 13.12 Valores de dimensionamiento en los 
métodos del factor de reducción. 

La exposición detallada de los métodos de 
cada grupo resultaría demasiado extensa y 
de poca utilidad. Sólo se presentan aquí, por 
lo tanto, los métodos del Reglamento ACI318· 
83 y de las NTC-77 del Reglamento del Distri· 
to Federal, que son muy similares. En ambos 
casos, la presentación de este capítulo se limi· 
ta al cálculo de los momentos amplificados 
con los cuales se deben dimensionar los ele
mentos. 

13.4 Cálculo de los efectos de esbeltez 

13.4.1 Método del Reglamento ACI 318-83 

Es un método de momento complementario 
que está basado en el análisis elástico de ele· 
mentes esbeltos sujetos a carga axial y flexión, 
los cuales se denominan frecuentemente "vigas
columna". El análisis riguroso de estos elemen
tos se puede efectuar aplicando una ecuación 
diferencial de segundo orden o un procedimien
to numérico de aproximaciones sucesivas. Sin 
embargo, el análisis simplificado indica que el 
momento máximo en una viga-columna que 
se deforma en curvatura simple puede calcu
larse aproximadamente con la ecuación: 

Pa 0 

M,. h = M, + -:1-:,-( P""t"'Pc~) (13.1) 

donde M0 y a0 son el momento y la dellexión 
máxima dt· primer orden, respectivamente, P 
es la carga axial, y e es la carga nitica de 
Euler. • 

En el .. iu de vigas-columna que se deforman 
en curvatura simple, y que tienen momentos 
iguales en ambos extremos, la ecuación 13.1 
puede aproximarse por la ecuación: 

(13.2i 

y para otros casos, por ia ecuación: 

(13.3) 

donde C.. es un factor que hace equivalente el 
diagrama de momentos flexionan tes del elemene 
to, al diagrama de un demento con momentos 
iguales en ambos extremos. La ecuación 13.3 
puede expresarse en la forma: 

donde 

e 
S = c---2?!-=-:--

1 - (P/Pc) 

( 13.4) 

( 13.5) 

El término O de la ecuación 13.4 es el factor 
de amplificación de momentos mencionado 
en la sección 13.3. Los r~sultados de análisis 
teóricos y las mediciones efectuadas en ensa· 
yes de marcos de concreto reforzado, indican 
la conveniencia de distinguir entre los mo
mentos producidos por cargas que no provo
can desplazamientos laterales de la estructura 
y los momentos producidos por cargas que sí 
los provocan, y de establecer factores de am
plificación distintos para ambos tipos de 
momentos. Por lo tanto, el Reglamento ACI 

• Para un tratamiento del problema de pandeo, que incluya la 
definición de cuga etúic:a de Euler, consúltcsc: algún texto 
especialiZado, como por ejemplo, S. P. Timoshcnko y J. M. 
~re, "Thcory ofElauic Stability''. Se¡undacdición, Mc;Craw· 
Hill, 1961, Nueva York. 

l. 
1 



352 Ef•ctos d• <~b•lt<z 

318-83 establece que los elementos se dimen
sionen usando la carga axial, P., afectada del 
factor de carga y obtenida de un análisis elás
tico convencional de primer orden, y un mo

. mento amplificado M, definido .por la ecua
ción: 

(13.6) 

M 2b es el mayor de los momentos en los ex
tremos del elemento producido por cargas que 
no provocán desplazamiento lateral apreciable 
y M2 , es el correspondiente a cargas que si 
provocan dicho desplazamiento. Al final de 
esta ~cción se hace un comentario sobre lo 
que puede considerarse un desplazamiento la· 
t~ral apreciable. 

Los factores de amplificación 6 quedan de
finidos por las siguientes ecuaciones: 

6b = 
c ... 

;;. 1.0 
P. 

1---
t/>P, 

(13.7) 

8 = 1 
;;. 1.0 ' 

1-
:!: P. 

t/1 IP, 

( 13.8) 

Para estructuras no contraventcadas, o sea, 
que pueden sufrir desplazamientos laterales, 
deben calcularse 6b y 6,; para estructuras con
tra\'enteadas puede considerarse que 6, \'ale 
cero. Puede verse que la ecuación 13.7 es igual a 
la 13.5 eonlainclusi6n únieamentedel factor de 
reducción tP que tiene los valores indicados en 
la sección 6.3.1 para miembros sujetos a flexo
compresión. La ecuación 13.8 se deriva también 
ée 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
ma aislada. Esto último se hace para tomar en 
cuenta que cuando las columnas están unidas 
por una losa rigida que trabaja corno diafragma 
horizontal, todas tienen el mismo desplazamien
to lateral. A continuación se presenta la fom1a 

de \'aJuar C,. y P,, términos que aparecen-en 
las ecuaciones 13.7 y 13.8. 

Valuación de C ... En el Método ACI se pro
ponen las siguientes expresiones para calcu
larlo: 

Para elementos sin posibilidad de' desplaza
miento lateral relativo v sin cargas transversales 
entre sus apoyos, 

C.,. = 0.6 + 0.4 (M lb /M2b) ( 13.9) 

pero no menor que 0.4. 
Para elementos con posibilidad de desplaza

miento lateral relativo o con cargas transversa
les entre sus apoyos, 

e,.= l. (13.10) 

Los momentos M 1b y M,. son Jus momen
tos nexionantes en los extremos del elemento, 
siendo M2b el momento num¿ricamente ma
yor. El término 0.4 (M lb /M16 ) es positivo si 
el elemento se flexiona en cur\'atura simple y 
negativo si se Oexiona en curvatura 4oble. Ob
sérvese que cuando M 16 = M, 6 , y el elemento 
se flexiona en curvatura simple; el valor de C,. 
e~ igual a la unidad, y la ecuación 13.3 se trans
forma en la ecuación 13.2. ·Para el caso de 
columnas con desplazamiento lateral relativo 
entre ~us extremos, el valor de e,. siempre es 
igual a la unidad, ya que en estas 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. simple y momentos 
iguales en sus extremos. 

Valuación de P.,. La siguiente ecuación da 
la carl(a crítica de pandeo o carga critica de 
Euler de elementos de comportamiento lineal, 

71' 2 E 1 
P, = (k 1. )1 (13.11) 

doncle E es el ml>dulo de elasticidad del mate
rial, 1 es el menor momento de inercia de la 
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Figura 13.13 Longitud efectiva de pandeo p~a diferentes condiciones de apoyo. 

sección transversal, y k 1. es \a longitud efectiva 
de pandeo. La ecuación 13.11 no es tigurosa
mente aplicable a elementos de concreto 
r<forzado, ya que su comportamiento no es 
lineal. Sin embargo, puede usarse, en forma 
aproximada, si el valor de El se calcula con 
una d~ laS siguientes ecuaciones, 

ó, 

. E,l,/5 +E,!, 
"'= 1+ild 

El = _E.::..cl_._g-'--/2_. _5 

1 + {3d 

(13.12) 

(13.13) 

En estas ecuaciones, E, es el módulo de elas
ticidad del concreto, E,, el módulo de elastici
dad del acero, f,, el momento de inercia de la 
sección gruesa, /St el memento de inercia del 
rr.fuerlo respecto al eje centroidal de la colum
na, y /3d es la relación entre el momento pro
ducido por la carga muena y el momento total. 
La ecuación 13.13 es más sencilla de usar que la 
ecuacton 13.12 pero no se recomienda para 
colum.-·c·· con .relaciones muy elevadas de re
fuerzo. término ~d toma en cuenta que \a 
rigidez ·:ei elemento, la cual se puede medir 
en términos de E l, se reduce bajo la acción de 
cargas permanentes de larga duración. 

La longitud efectiva de pandeo, klu, depende 
del grado de restricción de la columna en sus 
extremos y de la posibilidad de que exista des
pla.amiento lateral relativo. En la figura 13.13 

se muestran las longitudes efectivas de pandeo 
de columnas con condiciones ideale> de restric
ción (perfectamente articuladas o perfecta
mente empotradas). En estructuras de concre
to reforzado, las columnas se encuentran 
restringidas parcialmente por los sistemas de 
piso, sin que existan articulaciones o empotra
mientos perfectos. El grado de resllicción 
depende de la relación entre las rigideces de 
las columnas y del si•tema de piso, la cual 
puede definirse en la siguiente forma: 

(13.14) 

En esta ecuación, K es la rigidez Elfl;:!: Kco! 
se refiere a las columnas que concurren en un 
nudo en la estructura; y :E K piso se refiere a los 
elementos que forman el sistema de piso y que 
ostán contenidos en el plano del marco estruc
tural que se analiza; o sea, que no se incluyen 
en la suma las rigideces de las vig:J.S pe rpendi
culares al marco. 

El cálculo de la logitud efectiva de pandeo 
en [unción del grado de restricción, 1/t, puede 
hacerse utilizando los nomograma.s de la figura 
13.14, en los que Vt.< y •J¡8 son los valores de >J¡ 

en los extremos A y B de la columna. Para va
lores dados de >J¡ A y >J¡8 , las longitudes efectivas 
son mayores para columnas de marcos con po
sibilidad d~ desplazamiento lateral. Esto refleja 
el hecho de que !os momentos de segundo or4 

den son mayores en este tipo de marcos, como 

... _ ....... --------........ 
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ya se ha señalado anteriormente. La longitud 
efectiva de las columnas de estos marcos tiende 
a infinito cuando la rigidez del sistema de piso 
tiende a cero, o sea, cuando las columnas están 
articuladas. En este caso se tiene una columna 
inestable. En cambio, en columnas sin posibi· 
lidad de desplazamiento lateral, la longitud 
efectiva, k lu, nunca .,. mayor que la longitud 
real, lw. Los nomogramas de la figura 13.14 se 
desarrollaron para columnas de comportamien· 
to lineal, pero pueden utilizarse en forma apro
ximad_a para columnas de concreto reforzado. 

Una vez calculados los valores de 4, y de Pe, 
de la manera descrita, pueden determinarse los 
factores de amplificación, ó, con las ecuaciones 
13.7 y 13.8, y el momento máximo de diseño 
con la ecuación 13.6. En el caso de que los mo
mentos máximos se presenten en los extremos 
de las columnas, los momentos de primer or
den en los extremos del sistema de piso también 
deben incrementarse con el mismo factor de 
amplificación, ya que la resistencia del sistem~ 
de piso debe ser congruente con la de las co
lumnas. 

En el Reglamento ACI 318-83 se recomien
da que se tomen en cuenta los efectos de esbcl-

•• •• 
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tez en columnas en las que el término k lu fr es 
mayor que 34- 12 M1b/M1 b, o que 22,según 
se trate, respectivamente, de rriarcos sin despla· 
zamiento lateral o con desplazamiento lateral. 
El término r es el radio de giro de la sección, . 
que puede estimarse como 0.30 veces diado 

· menor para columnas rectangulares, o 0.25 ve
ces el diámetro para columnas circulares. Cuan
do el valor de k 1. fr es mayor que 100, no se 
permite el método simplificado descrito en es· 
ta s~cción, sino que debe usarse un anális.is de 
segundo orden. 

En este método se hace una diferenciación 
importante entre estructuras que puedan 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 contraventeados 
o sin muros de cortante, que estén sujetos a 
cargas laterales de sismo o viento, sí sufren 
despla?.amientos laterales y para ellas debe in. 
cluirse el factor de amplificación ó,. Tambirn 
debe incluirse en estructuras asimétricas en 
carga o geometría cuando la relación eri.tre el 
desplazamiento lateral y altura de la coljimna 
es mayor de 1/ 15ü>1. Cuando existen contra· 
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Figura 13.14 Factores para obtener las longitudes efectivas del pandeo. 



\'icntos o muros de cortante suficientemente 
n'gidos se reducen los desplazamientos laterales 
a l'alores muy pcquctios y entonces puede 
considerarse que ó, vale cero. Para calcular si 
los contraviento~ o muros de cortante son su· 
ficientemente rígidos, el Comentario al Regla· 
mento ACl 318-83 recorr,ienda dos métodos. 

El primer método consiste en calcular el 
lndice de estabilidad 

(13.15) 

donde 

llu = desplazamiento lateral en el nivel de 
piso calculado en un análisis elástico 
de primer orden. 

H. =fuerza cortante en el piso considerado. 
h1 . = altura del entrepiso medirla 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 desplalamientos laterales no exceden del 5 
por ciento de los mornentos de primer orden 
y que por lo tanto la estructura está suficiente
mente contraventeada. 

El seVIndo método consiste en calcular la 
rigidéz de los contravien:os o muros de cortan
te y compa~arla con la rigidez del sistema de 
columnas. Si el primero es por lo n1enos seis 
veces mayor que r":l segundo, la estructura puc· 
de considerarse contraventeada. El cálculo de 
las rigideces de los contravientos, muros de cor· 
tante y sistema de columnas puede hacerse con 
diversos grados de precisión. Este cálculo no 
se incluye en el presente texto; puede consul· 
tarse la referencia ya mencionada de E. Rosen· 
blueth y L. Esteva o algún texto de análisis 
estructural o de ingenierla slsmica. 

13.4.2 Método de las NTC-77 del 
Reglamento del Distrito Federal 

Este método es semejante al del Reglamento 
ACl 318-83. 

Cálculo de los efectos de esbeltn 3SS 

. También distingue entre estructuras que 
pueden y que no pueden desplazarse lateral
mente. Sin embargo, no separa los momentos 
debidos a las cargas que producen el desplaza. 
miento lateral y los momentos por earps que 
no lo producen. Por lo tanto, el momento 
amplificado se calcula si<mpre con la ecuación 

M,= F.M1 (13.16) 

donde F. es el factor de amplificación y M1 es 
el mayor de los momentos en los extremos de 
la columna, o sea, es la suma de los momentos 
M 1b y .\1u de la ecuación 13.6. 

Para miembros que no puedan desplazarse , 
lateralmente, el factor de amplificaciónsecalcu· 
la con la ecuación 

F. = ----'CO-'m"-- ;;. l. O (13.17) 

¡-~ 
P, 

la cual es igual a la ecuación 13.5. El término. 
Cm se calcula con la ecuación 1·3.9, pero en vez'/ 
de los momentos A1 1b y l'vllb se usan los mo
mentos totales M 1 y M1 en los extremos de las 
columnas. La carga critica, Pc-, se calcula con 
la ecuación 

( 13.18) 

Esta ecuación es igual a la 13.11, usando la 
notaciór, H' para la lo:1gitud efectiva de pandeo 
e incluvendo el factor de reducción FR. Para 
calcula~ El, las NTC especifican la ecuación 
13.13 únicamente. 

Para miembros que puedan desplazarse late· 
ralmente se utiliza la ecuación 

1 . F. = __ __;__;;. l. o (13.19) 
kP, 

1---
~i} 

equivalente a la 13.8. También debe calcularse 
el factor de alllplificación con la ecuación 
13. 17, como si la columna tuviera sus ex tre-
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mos rostringidos lateralmente, y tomarse el 
mayor de los do~ factores. 

Las recomendaciOnes respecto a los casos 
en que pueden despreciarse los efectos de es· 
beltez, aquellos en que se puede usar el método 
presentado antr-riormcnte, y a las situaciones 
en que se requiere un análisis de segundo orden 
son iguales a las del Reglamento ACI 318-83, 
nada mas sustituyendo M tb y M lb por M 1 y 
lv1 2 , rt'spectivamente. 

En las NTC· 77, la estructura puede con si· 
derarse suficientemente contraventeada contra 
desplazamientos laterales si el índice de esta· 
bilidad calculado con la ecuación 13.15 es 
menor que 0.08, o si la rigidez de los contra
vientos o muros de cortante es por lo menos 
el 85 por ciento de la rigidez total de entrepiso. 
Se establece una restricción adicional respecto 
a la losa considerada como diafragma horizon
tal; su rigidez no debe ser menor que diez veces 
la rigidez de entrepiso del marco a que 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 e·· ,¡eje en cuestión para 
producir una dcflcxié.. ..:.il.ilaria sub re dichos 
ejes, estando el diafragma libremente apoyado 
en los elementos que dan restricción lateral 
(muros, contravientos, etc.). 

13.4.3 Comentarios sobre los métodos 
ACiy NTC 

Ambos métodos eran prácticamente iguales 
hasta que en el afio de 1983 se introdujo en el 
Reglamento ACI la modificación que consiste 
en considerar por separado el momento para 
la situación de marco contraventeado y el mo
mento para marco no contravcnteado. Esta 
modificación se justificó sobre la base, princi
palmente, de que el efecto de c•beltez 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 amplificación totales resultan menores 

al hacer la diferenciación entre los dos mo
mentos. 

Sin embargo, como se ha planteado el mi
todo en el Reglamento ACI 318-83, se suman 
dos momentos, 6 1 M1 b y 6 2 M2 , que pueden 
corresponder a secciones distintas de una co
lumr.a, ya que no necesariamente el momento 
máximo con marco restringido lateralmente 
actúa en la misma sección que el momento 
máximo con marco no restringido. Por lo tanto, 
el momento que. se obtiene con la ecuación 
13.6 es en muchos casos mayor que el momen
to máximo. Esto hace que el método sea tam
bién conservador en este aspecto, pero en el 
Comentario al Reglamento ACl 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 M,, son generalmente mucho ma-
yores que los momentos M 1 b- · 

13.5 Ejemplos 

13.5.1 Método del Reglamento ACI 318-83 

En el ejemplo 13.1 se ilustra la aplicación 
del método descrito en la sección 13.4.1 a la 
obtención de los momentos de diseño de uru 
columna interior de la planta baja de una es
tructura. Se ha supuesto que la estructura está 
sujeta a carga por gTavedad y sismo simult;i. 
neamente, y que los resultados del análisis ($

tructural (no incluido en el ejemplo) indican 
que la columna en cuestión tiene una cargo 
axial de 150 ton, y momentos flexionan tes de 
50 ton-m y 80 ton-m en sus extremos supe
rior e inferior, respectivamente; en el ejemplo 

· se indica la parte que corresponde a la carg• 
por gravedad y la parte que corresponde 1 

sismo. También se ha supue!lto que la catmc· 
tura no está contraventeada lateralmente y qur. 
por lo tanto, puede sufrir desplazamientos 
laterales. 

El primer paso en la solución del problema 
es la determinación de las rigideces relativ;u 
del sistema de piso y de la columna. 
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EJEMPLO 13.1 /:."fecto de esbelte: en una columna por el método del Re
Jlliunento ACI 318-83 

DATOS 

Elevoción Er--r-r=r=:., ~ fso 
ol---+-~-+--1 

' e f---t--+--1¡'-+--'1,--l 
Bl---+-hH+-1 

-t-+ 
25 

400 
Oetallt 1 

V,~ 
625 

-+-+ 
25 

8 

1350 
1 

50 

600 

La estructura puede tener desplazamientos laterales y se analiza en la di
rección O X. 

Acciones internas 

Materiales 

P. {cols. interiores)= !50 ton 
P. (cols. de borde)= 80 ton 
P,.(cols. de esquina)= 45 ton 

(Mu)b = 10 ton-m 

(MsA)s = 40 ton-m 

(MAR }b = 5 ton-m 

(MA 8), = 65 ton-m 

Concreto,f'c = 200 kg/cm1 

Acero, [y =4 ::?00 kg/cm 1 
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EJEMPLO 13.1 Continuación 

MOMENTOS DE INERCIA 

a) Sistema de piso. Criterio de la estructura equivalente (capítulo 13, 
ACI 318-83). 

+------~·0~5~--- --+ 
1 e 

Centroide: 

_ _ 10 X 105 X 25 
y - 25 X 40 + 105 X 1 O 

Momento de inercia centroidal: 

I, 
10\~ lO' + 105 X 10 X 12.22 + 

11 = 462 000 cm4 

b) Columna: 

40 X 60 3 

1,.8 =lac = 12 

lAs =Isc = 720 000 cm' 

RIGIDECES 

e=4tó40cm 
e=4Xl0=40 
e =40 cm 

12.8 cm 

25 X 40 3 

12 + 25 X 40 X 12.82 

a) Para todas las columnas de los ejes b, e y d 
Nudo A: 

,¡,,. =O, por tratarse de empotramiento 

Nudo B: 
Rigidez del sistema de piso: 

K trabe= 1L = · 462 OOO = 770 cm3 
. 1, 600 



EJEMPLO 13.1 Continuación 

Rigidez de columnas: 

K _lac _ 720 000 3 se------= 1800 cm lac 400 

720 000 = 1 152 cm3 

625 

,
1
, _ !: Kcols _ 

'I'B -
!: K trabes 

1 800 + 1 152 
770 + 770 = 1.9 

b) Para todas las columnas de los ejes a y e 
1J¡ A =O, por tratarse de empotramiento 

,1, _ !: f( cols 
'1'8-

:¡; K trabe• 

1 800 + 1 152 
"70 

= 3.8 

LONGITUDES EFECTIVAS DE PANDEO 

a) Columnas de los ejes b, e y d sin desplazamiento lateral 
Con WA =O y !/la= 1.9, se encuentra en la fi, \ 13.14a: 
k = 0.64, klu = 0.64 X 600 = 384 cm 

b) Columnas de los ejes b, e y d con desplazami- .>lateral 
Con WA =O y ,¡,8 = 1.9, se erieuentra en la figura 13.14b: 
k = 1.20, klu = 1.20 X 600 = 720 cm 

e) Columnas de los ejes a y e sin desplazamiento lateral 
Con !J¡A = O y !J¡8 = 3.8, se encuentra en la figura 13.14a: 
k= 0.66, kl. = 0.66 X 600 = 396 cm 

d) Columnas de los ejes a y e con desplazamiento lateral 
Con WA =O y l/la = 3.8, se encuentra en la figura 13.14b: 
k 7 1.39, klu = 1.39 X 600 = 834 cm 

VERIFICACION DE ESBELTEZ 

a) Radio de giro 

r = 0.30 X 60 = 18 cm 

b) Sin desplazamiento lateral 

Ejemplol !59 
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EJEMPLO 13.1 Continuación 

) 

( 

34- 12 Mob = 34- 12(- --L)= 34 + 6 = 40 M,¡, 10 

~<34-12 Mob 
r . M,b 

No es necesario considerar el efecto de esbeltez para este caso. 
'--.J!on·m 

e) Con desplazamiento lateral 

5_ = 720
=40>22 

r 18 

Sí es necesario considerar el efecto de esbeltez para este caso·. Además 
como kl,. fr < 100 se puede aplicar este. método . 

CALCULO DE FACTORES DE AMPLIFICACION 

a) Sb = 1 porque no es necesario considerar el efecto de esbeltez para este · i¡ 
caso 

b) 6,- 1 >LO 

1-··u: . 
.pr.P, 

(ecuación 13.8) 

r.P. = 150 X 6 + 80 X 10 + 45 X 4 = 1880 ton 

0.10 f. A,~ 0.10 X 200 X 40 X 60 = 48 000 kg < 150 ton 

Luego !f¡ = 0.70 

ll'2 El 
Pe = -'(;:;-k/,.~)2-

E,= 15 ooov?; = 15 ooo~= 212 ooo kg/cm1 

l.= 40 X 
603 

-= 720 000 cm• • 12 

(ecuación 13.11) 

(ecuación 13.13) 
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EJEMPLO 13.1 Continuación . 

(ld = 0.10 

El= 
212 000 X 720 000 

5.55 X 10 10 kg- cm• 
2.5 (1 + 0.10) 

Para las columnas de los ejes b, e y d: 

P. = 3.142 X 5.55 X 10 1
0 

e 720 2 
-10.57 X lO' kg= 1057 ton 

Para las columnas de los ejes a y e: 

P.= 
3.142 X 5.55 X 10 10 

10.5 7 X 105 kg = 1 O 57 ton e 
8342 

I:Pc = 12 X 1057 + 8 X 787 = 18 980 ton 

Sustituyendo en la ecuación 13.8: 

ó = 1 = 1.16 
' 

1. 

1880 
1 -0.70X 18980 

. 

CALCULO DEL MOMENTO AMPLIFICADO 

Me= óbM2b + ó,Mu (ecuación 13.6) 
i 

M,= 1.0 X 10 + 1.16 X 65 = 85.4 ton-m 

La rigidez del sistema de piso depende de 
varios factores, los más importantes de los cua
l es son las dimensiones y la geometría de la 
viga y de la losa, el estado de agrietamiento 
de este:~ dementas, sus porcentajes de refuerzo 
y las ( .:.racterísticas del concreto. Es difícil. to
mar ero :uenta el efecto de todas estas variables, 
por lo que suele r~currirse a diversas hipótesis 
simplificadoras. Un problema especialmente 
complejo es el de definir la contribución de la 
losa a la rigidez del >istema de piso, en sistemas 
de losa y vigas. 

Algunos estudios con computadora de es
trucruras idealizadas, constituidas por colum· 
nas y vigas rectangulares, indican que es conve
niente considerar el momento de inercia de la 
sección agrietada y transformada [ 13.9, 13.10] 
Sin embargo, no se han hecho esrudios 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
cia del sistema de piso, como el de una sección 
T homogénea. con un ancho efectivo del patín, 



362 E/tctos dt tsbtlttz 

a cada lado del paño del alma, igual al menor de 
los dos valores siguientes: cuatro veces el e~pe
sor de la losa, o d peralte total de la viga menos 
d espesor de la losa. Este criterio es semejante 
al que se recomienda para calcular las rigideces 
de sistemas de piso para fines de determinación 
de momento; debidos 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 se encuentran agrietadas y cuáles no. 

Para calcular' la rigidez de la columna pueden 
usarse las ecuaciones 13.12 ó 13.13, o puede 
calcularse el momento de inercia de la sección 
gruesa. De los estudios con computadora men
cionados anteriormente, se deduce que se ob
tienen mejores resultados cuando se usa la 
ecuación 13.12. Sin embargo, el uso de esta 
ecuación presupone el conocimiento de la can. 
tidad de acero que se va a emplear y del recu
brimiento correspondiente, datos que no se 
conocen hasta después de varios tanteos. En el 
ejemplo se usó 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 .¡; que 
indican la relación entre las rigideces de lasco
lumnas y del sistema de piso con la ecuación 
13.14. Aunque en el ejemplo sólo se analiza 
una columna. es necesario determinar el valor 
ele !J¡ 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 .¡; se calcularon en ambos ex
tremos de las columnas. En el extremo supe
rior, el término ! Kcol incluye las rigideces 
relativas de las columnas en cuestión (columna 
A-B) y de las columnas del piso superior ( co
lumna B-C). ya que estas dos columnas concu
rren en el nudo. El término :!.: K.;,., incluye 
dos vigas iguales que tam~ién 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 d~Cho extremo existen vi· 
gas de rigidez infinita en comparación con la 
rigidez de la columna. Por lo tanto, el valor de 
l/1 es nulo. Conocidos los valores de l/1, se detér
minaron en el nomograma de la figura 13.14 
los valores del factor, k, los cuales, multiplica
dos por las longitudes reales de las columnas, 
dan las longitudes efectivas de pandeo. 

Obs¿rvese 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 lúzo as,, 
ya que el Reglamento señala que para el cálcu
lo de Pe en la ecuación 13.7 se use la longitud 
efectiva de pándeo que corresponde a la prime
ra condición, mientras que para el cálculo de 
Pe en la ecuación 13.8 se use la que correspon
de a la segunda condición. 

Conocidas las longitudes efectivas de pan
deo, se verificó si era necesario considerar el 
efecto de esbeltez y en caso afirmativo, si era 
posible usar este método o si se requería tin 
análisis de segundo orden. Se encontró que 
para la condición de desplazamiento lateral 
restringido no era necesario considerar efecto 
de esbeltez, ya que el valor de klufr resultó 
menor que el de 35-12 M1b/M2b- El término 
M1b/1112b es negativo según puede verse en el 
croquis del ejemplo. Para la condición de drs
plazamiento lateral no restringido, el valor de 
k/0 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 los factores de ampli
ficación. El factor Sb es igual a uno ya que nn 
hay efecto de esbeltez para esta condición de 
carga. El factor 6, ~e calculó con la ecuación 
13.8 _ La suma de las cargas P. se hizo para 
toda la planta de la estructura con las cargas 
mostradas en la sección de acciones intcmou 
del ejemplo. 

Se revisó si era posible usar un factor de re
ducción intermedio entre d que corresponde 



a flexión pura y a flexocompresión; el Regla
mento ACI permite hacerlo cuando el valor ·de 
¡p Pu es menor de 0.10 ¡; Ag, o sea, cuando 
la carga axial es pequeña. No fue el caso del 
ejemplo y se usó un factor ¡p de O. 70, que co
rresponde a columnas de estribos. 

Para calcularEise utilizó la ecuación 13.13. 
Aunque'se obtienen mejores resultados con la 
ecuación 13.12, el empleo de esta última re
quiere conocer previamente la cantidad de ace
ro y el recubrimiento, según se ha mencionado 
anteriormente. El módulo de elasticidad del 
concreto se ob~uvo con la ecuación del Regla
mento ACI para concreto de peso normal. El 
valor del término /3.¡, que es la relación entre 
el momento producido por carga permanente 
y el producido por carga viva, se obtuvo del 
análisis estructural y resultó de 0.1 O. Este valor 
suele ser muy pequeño cuando la estructura 
está sujeta a la acción de sismos o vientos 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 !3d es igual a cero. 

Se calcularon las cargas críticas de pandeo 
de todas las columnas para sustituir su sumato
;ia en la ecuación 13.8. El factor de amplifica
ción 5, resultó de 1.16 y el momento total 
amplificado, de 85.4 ton-m. Si sé compara este 
momento con el de 7 O ton-m que actúa en el 
extremo A de la columna, se ve que el incre· 
mento por eiecto de esbeltez es de 22 por 
ciento. 

El refuerzo de la columna debe calcularse, 
pues, para que resista una carga axial de 150 ton 
y un momento flexionante de 85.4 ton-m. En 
el capítulo 15 se ilustran los problemas genera-

. !es del dimensionamiento de elementos sujetos 
a combinaciones de carga axial y mor,lento. 

En este ejemplo se ha calculado el efecto de 
esbeltez para una columna y en una sola di
rección. Para la estructura completa deben re-
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v1sarse todas 'o.s ..:olur .. r.as 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. Los cálculos 
de las rigideces de vigas y columnas, de los 
factores VI y de las longitudes efectivas de pan
deo son iguales y por lo tanto no se han repe
tido en este ejemplo. Los cálculos para verificar 
si es necesario considerar el efecto de esbeltez, 
sólo se hacen en este método para el caso de ex
tremos con posibilidad de desplazamiento late
ral y también son iguales al del ejemplo 13.1. 

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 caso, 
el factor de amplificación se cakula con la 
ecuación 13.19 en la que intervienen la suma 
de todas las cargas de columna y la sumad~ 
todas las cargas críticas. En el cálculo de la ca( 
ga crítica se usó el factor de reducción F¡¡ que' 
corresponde a flexocompresión de colUmnas 
de estribos. Se usó también el módulo de elas
ticidad del concreto que señalan las NTC-7 7. 
El fa.:tor de amplificación que se obtuvo re
sultó de 1.25. 

Despues se calculó el factor de amplificación 
para el caso de la columna aislada con su> extre
mos restringidos contra desplazamiento lateral. 
Para este caso, el factor de amplificación resultó 
menor que la unidad, lo cual indica que el casn 
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 soa directamente ~omparables, 
sobre todo por la diferencia en los módulos de 
elasticidad del concreto. 
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EJEMPLO 13.2 Resolución del ejemplo 13.1 con las NTC-77 

Las rigideces y longitudes efectivas de pandeo son iguaJés a las del ejemplo 
13.1. La verificación de esbeltez es igual a la del caso con desplazamiento la
teral. 

CALCULO DEL FACTOR DE AMPLJFJCACJON CONSIDERANDO EL 
.MO V/MIENTO GENERAL DE LAS COLUMNAS 

Fa = __ ..:.._ __ ;;:. 1.0 

!:P.= !50 X 6 + 80 X 10 + 45 X 4 = 1880 ton 

FH = 0.75 

EJ1 /2.5 
EI=-1 +~ 

E,= 10 ooo.¡¡; = 10 oooy"20o' = 141 400 kg/cml 

El = 141 400 x 720 ooo = 3 70 X 1010 k . l 
2.5(1 + 0.10) · gcm 

Para las columnas de los ejes b, e y d: 

(ecuación 13.19) 

(ecuación !3.18) 

(ecuación 13.13) 

p, =·0.75 X 3.14l X 3.70 X 10
10 ~ 5 .28 x JO' kg=528 ton 

' 720% 

Para la columnas de los ejes a y e. 

P. =0.75 X 3.14l X 3.70 X lOto = 3.94 X lO' kg=394 ton 
' 834l 

IP. = 12 X 528 + 8 X 394 = 9 488 ton 

Sustituyend•> en la ecuación 13.18: 

¡¡; = = 1.25 
1 - 1880 

9 488 

1. 
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EJE!'.IPLO 13,2 Continuación 

CALCULO DEL FACTOR DE AMPLIFICACION CONSIDERANDO LA 
COLUMNA AISLADA SIN DESPLA ZAMIF.NTO LATERAL 

F.,= 
c .. ;;. 1.0 (ecuación 13.17) 

1-~ 
Pe 

c .. = 0.6 + 0.4 (M, /M1 );;. 0.4 (ecuación 13.9) 

=0.6+0.4(- ~~)=0.314<0.4 
,..._ 50 ton-m c .. 
~ 

c .. =0.4 

F. = 0.4 
0.592 <l. O = 

1 __ 150 1 
462 

F. = 1.0 
V 70ton.m 

CALCULO DEL MOMENTO AMPLIFICADO 

Me =F., M, = 1.25 X 70 = 87.5 ton·m 
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F.JE RCICIOS 

13.1 Detenninar el efecto de esbeltez en la coiutnna 
del ejemplo 13.1, suponiendo que el marco está 
contraventeado. 

13.2 Calcular el efecto de esbeltez en la columna lo
calizada en la intersección de los ejes b-0 del 
ejemplo 13.1. Analice el efecto en la dirección 

Oy en el tramo inferior, suponiendo que las di
mensiones de las columnas y las vigas sean lu 
mismu que en el ejemplo 1.!.1. El marco no es
tá contraventeado en la dirección o,. 

13.3 Resuélva5e el Ejercicio 15.2 suponiendo que d 
marco está contraventeado. 

i 
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CAPÍTULO 

Dimensionamiento 
de columnas 

15 

1.5.1 Introducción. / 1.5.2 Recomendaciones pa
. ra el c;pmensionamicluo de columnu. 1 15.3 

Ayudu de ·diodo para el dimenlionamlento de 
columDU. 1 15.4 EjemploL 

15.1 Introducción 

En este capítulo se trata el dimensionamiena 
to de columnas dados la carga axial y el mo
mento que deben resistir. El comportamiento 
de columnas sometidas a combinaciones de 
carga axial y momento se analizó en el capítulo 
6, donde tanibién se expusieron diversos pro .. 
cedimientos para determinar la resistencia de 
columnas cortas de dimensiones y refuerzo da· 
dos. Los efectos de esbeltez fueron estudiados 
en el capítulo 13. En los ejemplos desarrolla
dos en el presente capítulo se supone que di
chos efectos de esbeltez ya están considerados 
en los valores de la carga axial y el momento 
para los cuales deben proponerse secciones 
adecuadas. Los ·métodos de dimensionamiento 
utilizados están basados en el1,1so de diagramas 
de interacción. 

15.2 Recomendaciones para el 
dimensionamiento de columnas 

AcERO MÍNIMO 

Los porcentajes mínimos de refuerzo rece· 
mendados para columnas son, por lo general, 

441 

mayores que Jos recomendados para vigas. En 
los reglamentos de construcción suelen espe· 
cificarse porcentajes mínimos del orden de 
uno por ciento. Las NTC 77 indican que la 
relación entre el área del refuerzo vertical y el 
área total de la sección no sea menor que 20/f., 
estando f., expresado en kgjcm2 • También se 
recomienda usar por lo menos una barra en 
cada esquina de columnas no circulares y un 
mínimo de seis barras en columnas circulares. 

5EPARAClbN ENTRE BARRAS 

Suele especificarse que la separación libre 
entre las barras longitudinales no sea inferior 
a 1.5 veces el diámetro de la barra, 1.5 veces 
el tamaño máximo del agregado, ni que 4 cm. 

HACES DE BARRAS 

Debido a que los porcentajes de refuerzo 
usados en columnas son altos, a veces es nece
sario recurrir al empleo de haces o paquetes 
de barras, lo cual simplifica el armado, como 1 . 

se muestra en la figura 15.1. En general, se per· 1 

)'> ·v; 

o o 

Refuerzo 
convencionel 

Refuerzo 
convencional 

Refuerzo con 
hacn 

Figura "15 .1 Sugerencias para el uso de haces de vari· 
llu en vigas y columnas. 
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mite 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 haz es igual a la de una barra individual 
incrementada en ciertos factores que dependen 
del número de barras por haz. Según el Regla· 
mento ACI 318-83, el factor es 1.20 para haces 
de tres barras y l. 33 para haces de cUatro ba· 
rras. Se recomienda no cortar todas las barras 
en un haz en la misma sección. Los haces evitan 
el congestionamiento del refuerzo, pero obli· 
gan a poner 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 sea el área del haz. Para 
las separaciones entre haces se hacen recomen· 
daciones semejantes. 

0ETALU.S EN LOS CAMBIOS DE SECCIÓN 

Es frecuente que se cambien las dimensiones 
de las columnas al pasar de un piso a otro de 
una estructura En estos casos, las barras deben 
doblarse en forma gradual, para evitar compo· 
nentes desfavorables de esfuerzos. En la figura 
15.2 se muestran las recomendaciones que a 
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Figura 1~.2 Detalles del refucr1.0 en los cambios de 
sccc.:ión de columnas. 

este respecto se presentan en la referencia 15.1, 
que son semejan tes a las del Reglamento AC 
318-83. Según este reglamento, en la zona de 
cambio debe colocarse refuerzo transversal a· 
paz de resistir una y media veces la componen· 
te horizontal de la fuerza que actúe en las por· 
dones inclinadas de las barras de la columna. ~ 

REFUERZO MÁXIMO 4 
<i 

Aunque en algunos reglamentos se permiten J 
porcentajes máximos de refuerzo longitudinal , ·Á 
del orden de 8 por ciento, pocas veces puede • 
colocarse esta cantidad dé: refuerzo por restric
ciones de orden constructivo. 

EXCENTRICIDAD ACCIDEI'ff AL 

Las NTC-77 especifican que debe conside· 
rarse siempre una excentricidad accidental 
igual.a O. 05h > 2 cm, siendo h la dimensión de 
la columna en la dirección de la flexión. 

REFUERZOTI\ANSVERSAL 

/. 
1 

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 segú" 
las NTC· 77 y l. 5 vueltas según el Reglament 
ACI. El esfuerzo de fluencia no debe ser Sto 

perior a 4200 kg/cm2 • El diámetro y la sep•· 
ración de las hélices se calculan de acuerdo cCJn 
lo indicado en el capítulo 4. Además deben 
respetarse ciertas limitaciones establecidas 
en los reglamentos que tienen por objeto ase· 
gurar una acción confinante efectiva y, al mis· 
mo tiempo, permitir la correcta colocación del 
concreto. Así, suele especificarse que la sepa· 
ración libre máxima entre 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 lateral de 
las barras longitudinales. Tanto el Reglamento 
ACl como las NTC· 77, especifican que todas las 
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barras de esquina y cada barra alternada estén 
r<stringidas por la esquina de un estribo con 
un ángulo interno máximo de 135°. La dis· 
tancia libre de las barras no restringidas a las 
barras restringidas se limita a 15 cm La sepa· 
raCión centro a centro entre barras restringidas 
se suel~ limitar a unos 35 cm, como se aprecia 
en la figura 15.3. El significado de estos requi
sitos junto con detalles típicos de anclaje, se 
ilustran en la figura 15.3. En la figura 15.4 
se muestran algunos arreglos típicos de estri· 
bos para coluiTUlas rectangulares. 

Para proporcionar restricción lateral pueden 
usarse grapas en la forma representada en la 
figura 15.3b. Cuando las barras están coloca
das en la periferia de un círculo, se puede usar 
un estribo circular. Como en el caso de vigas, 

la) 

lb) 

los estribos deben estar adecuadamente ancla
dos en sus extremos. 

Según el Rcglamento.AC1318-83, la separa· 
ción de los estribos no debe exceder de 16 
veces el diámetro de la barra longitudinal, 48 
veces el diámetro de los estribos, ni de la menor 
dimensión de la columna. En lugar de la pri· 
mera de estas restricciones, las NTC·77limitan 
la separación máxima a 850/.JT;veces el diáme· 
tro de la barra (o de la barra de menor diámetro 
de un paquete), siendo [y el esfuerzo de fluen· 
cia de las barras longitudinales en kg/cm 2 • Las 
otras limitaciones se conservan iguales a las del 
Reglamento ACl. 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 35 cm 

1 gual o menor que 35 cm 

Extensión de 10db 

Extensión de 6db 

El gancho de 90° de grapas 
consecutivas debe quedar 

en lados opuestos de 
la columna 

X 

¡__ __ -+--------1---~ 
X X X 

x Eó;35 cm 

Figura 15.3 Oct.alles ócl refueno transversal de columno~s. 
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12 blrras 11 c;;;16cm 

Nota: En todos ios casos 
la posición de los ganchos 
debe alternarse en estri
bos consecutivos . 

F1111rl 1~.4 Arreglos.típicos de estribos para columnas. 
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Wl sexto de su altura, ni que 60 cm, encima y 
debajo de cada unión <le columna con vigas o 
losas. El ACI se limita a indicar que el primer 
tstribo encima o debajo de la losa o viga se 

' coloque a la mitad de la separación máxima 
~ a partir de los paños de la unión. 
f-.-. En cuanto al diámetro de los estribos, el 
'· Reglamento ACI 318·83 especifica valores 
,. según el diámetro de las barras longitudinales. 

Las NTC exigen que la fuerza de fluencia que 
~- puede desarrollar un estribo no sea menor 
f '• que dos por ciento de la fuerza de fluencia de 
• .,. la mayor barra o el mayor paquete restringido 
~- por el estribo. 
.·; Además de satisfacer los requisitos mínimos 
'' arriba reseñados, el refuerzo transversal debe 

proporcionar suficiente resistencia frente a 
las fuerzas cortantes o torsiones que pudieran 
actuar sobre la columna. En caso de estructu· 
ras expuestas a sismos, deben tenerse en cuenta 
las recomendaciones adicionales que se men· 
cionan brevemente en el capítulo 20. 

15.3 Ayudas de diseño para el 
dimensionamiento, de columnas 

Una de las ayudas más útiles pua el dimen· 
sionamiento de columnas es el diagrama de 
interacción. La forma de construir los diagra· 
mas de interacción se describió en el capítulo 6, 
donde también 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 requeridos para resistir una fuerza 
axial y un momento dados, puede también 
resolverse con la ayuda de los diagramas de 
interacción mediante un proceso de tanteos 
como el ilustrado en los ejemplos del siguien· 
t~ inciso. 

En el Apéndice C se reproducen algunos día· 
gramas típicos tomados de los elaborado• por 
Meli y Rodríguez para la referencia 15.2. Estos 
diagramas c>tán basados en las hipótesis de las 
NTC· 77. Constituyen una versión refinada y 
ampliada de los incluidos en las ayudas de 

diseño que acomp.lñan a las NTC· 77. Abarcan 
una gran variedad de secciones, tipos de re fuer· 
zo y condiciones de carga, incluyendo algunos 
casos de flexión biaxial. Se consideran dos ca· 
tegorías de acero de refue.·zo: acero con esfuer· 
zos de fluencia iguales o menores que 4200 
kgfcm1 y aceros con e,fuerzos de fluencia 
comprendidos entre 4200 y 6000 kg/cm1 • Se 
proporcion"!l gráficas para distintos valores 
de dfh, en el caso de secciones rectangulares, 
y de d/D, en el de secciones circulares. (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· 
mentas siempre que se calculen los parámetros 
adimensionales con base en las hipótesis del 
reglamento correspondiente. Así, para dimen· 
sionar según el Reglamento ACI 318·83 de· 
berá sustituirse el valor de ¡;• por {3 1 ¡;,donde 
/)1 = (1.05 - ¡;¡1400). (Véase la figura 5.6.) 
Además, en lugar de FR deberá usarse el valor 
de q, que especifica dicho reglamento ;::ira 
miembros sujetos a flexocompresión. El errbr 
en que se incurre suele ser poco signifiéativo. 

Los diagramas pueden utilizarse de distintas 
maneras. Considérese, por ejemplo, el diagrama 
de la figura 15.5a, que muestra esquemática· 
mente el formato empleado en los de la refe· 
renda 15.2. 

Una forma de proceder puede consistir en 
suponer una sección y calcular los parámetros 
K y R. Estos parámetros definen un punto 
en el diagrama al que corresponderá un valor 
de q, del cual puede deducirse el valor de p 
necesario. Si este valor está comprendido entre 
límites aceptables, el problema está resuelto. 
De lo contrario es necesario ensayar otra sec· 
.ción. Debe cuidarse que el valor de M,. incluya 
el momento adicional debido a la excentricidad 
accidental que especifican las NTC 77. El valor 
del factor de resistencia FR se supone igual a 
O. 7 5 si el núcleo no está confinado y la falla 
es de compresión, e igual a O. 8 5 si el núcleo 
cuenta con un confmam.iento adecuado. 

Otra forma de proceder consiste en suponer 
una sección y definir un punto en el diagrama 
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1 
bi 
l_ 

compresión 

tensión 

h 

d~ 
• 1 • 

1 Jp" :--¡~-:j-

• 

A, 
p=

!Jh 

/y 
q =p r: 

1 
' 1 
• 

a) Formato de los di<zgrarruu 
de la referencia 15.2. 
(hipótesis NTC-77) 

• A, 
p=

bh 

b) Formato de los di<zgramas 
de la referencia 15.3. 

(hipótesis ACI318-77_ 
y ACI 318-83) 

Fli"J'• 15.5 Formatos u'plcos de diagramas de interat:ción. 
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a partir clel parámetro K o R y la relación ejh, 
cuidando que e incluya la excentricidad acci
dentaL 

Si se limita la cuantía p a un valor dado, 
puede calcularse el valor de q correspondiente. 
Se puede, entonces, definir un punto en el 
diagrama a partir de este valor y de la relación 
ejh. Se harán los ajustes necesarios en la sec
ción supuesta hasta encontrar una que dé un 
valor de P.,. acmejantc al requerido. 

Además de las gráficas, 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 .l5.5b. 
Estas. gráficas se formularon con base en las 
hipótesis del Reglamento ACI 318-77, que son 
iguales a las del Reglamento ACI 318-83. No 
se considera en ellas el caso de flexo-tensión, 
como en las de Meli y Rodríguez [15.2].Fue
ron elaboradas para diversas combinaciones de 
f~ y [y, lo que permitió construirlas con base 
en valores de la cuantía p, en lugar del índice 
de refuerzo, w. La parte plana de las curvas 
para p corresponde a la limitación que estable
ce el Reglamento ACI para columnas con poca 
excentricidad, según la cual, la máxima capa
cidad oara carga axial que puede atribuirse a 
columr..1s está dada por las siguientes expre
siones: 

Para columnas zunchadas: 

~P. (máx) = 0.85 ~ [0.85(. (A1 -A,) +[y A,] 
(15.1) 

Para columnas de estribos: 

~P. (mh) = 0.80 ~ [0.85{; (A1 - A 1 } +[y A,] 
(15. 2) 

En estas expresiones P. es la capacidad no
minal El factor de resistencia ~ se toma igual 
a O. 7 5 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 
0.1 Oh, que corresponden a las excentricidades 
mínimas especificadas en versiones anteriorc~ 
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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 especificación del Reglamen
to ACI según la cual, para cargas axiales bajas, 
el valor de ~ puede aumentarse linealmente 
hasta Ún valor de 0.90 al disminuir ~ P. de 
0.1 O 1: A1 a O. 

Los diseñadores que se basen en las Reco
mendaciones lnternaci~nales CEB-FIP pueden 
recurrir al texto de Jiménez MÓntoya [15.4] 
que incluye una,gama mÚy amplia de diagi-a
mas de interacción 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 
forma de tablas que dan directamente la carga 
axial y el momento flexionante que pu«le 
resistir una sección de dimensiones dadas, con 
una cierta área de acero y con materiales de . 
resistencias conocidas. Dados los valores de 1 

P. y M. requeridos pueden encontrarse en 1 

las tablas distintas alternativas de secciones, 
con el refuerzo correspondiente, que propor
cionan una resistencia adecuada. Véansc, por 
ejemplo, las referencias 15.5 a 15. 7. 

15.4 Ejemplos 

Ejemplo 15.1. Dimensionamiento de una 
columna de sección circular zunchadtz 

El dimensionamiento de la columna circular 
de este ejemplo está basado en las NTC-7 7. La 
columna forma parte de una estructura de 
marcos ortogonales, en la que el análisis indicó 
que la columna está sujeta a momentos en dos 
direcciones ,perpendiculares entre si. Puesto 
que se trata de una columna circular, el pro
blema de flexión biaxial puede reducirse a ·~no 
de flexión uniaxial, componiendo los momen
tos .Jfx. y My vcctorialmente. Los valores de 
las acciones dadas corresponden al nivel de ser
vicio para las dos combinaciones de carga bá-
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EJEMPLO 15.1 (Continwci6n) 

RESISTENCIAS REQUERIDAS 

Composición de momentos 

Condición carga muerta más carga viva: 

M= JM; +M;=, : s1 + 31 -15.3 ton·m 

Condición carga muerta más carga viva más sismo: 

M= ,135' + 122 -37.0 ton·m 

Resistencias 

Condición carga muerta más carga viva: 

. P. =FcP = 1.4 X 150=210 ton 
M. = F<M = 1.4 X 15.3 = 21.4 ton-m 

e= 21.4/210 = 0.10 m 

Condició~ carga muerta más carga viva más sismo: 

P •. = 1.1 X 130= 143 ton 
M.= 1.1 X 37 =40.7 ton·m 

e =40.7f143=0.28m 

DIMENSIONAMIENTO SECCION Y REFUERZO PRINCIPAL 

Diámetro supuesto: D = 55 cm 

d=D- 2r=55- 2 X 5.5 =44cm 
d/D = 44/55 = 0.8 :. Usar figura C.11 del Apéndice C 

Condición carga muerta m.ís viva 

efD = 0.10/0.55 = 0.18 
q < 0.2 

210 000 
K= P fF D 2 ~" = = 0.40 

u R 1 < 0.85 X 55 2 X 204 

fj 

t_) 
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EJEMPLO 15.1 (Continuación) 

Condición carga muerta más viva más sismo 

e/D = 0.28/0.55 = 0.51 

143 000 
K= =0.27 

0.85 x ss• x 204 

!" 204 
p=q _.!.. =0.4 --=0.019 

!, 4200 

q = 0.4 (rige) 

1fD2 0.019 X 1f X 55 2 

A,=p-4-= 4 45.1 cm 2 

Usar 9 barras No. 8 = 45.6 cm2 > 45.1 

DIMEN_SIONAMIENTO ZUNCHO 

(
A. ) ~~ f. P, = 0.45 ~ -1 -;;.0.12-
A, f, .f, 

A1 v2 ss• 
-= = 1.26 
A, (D- 2 X 3) 2 (55- 6) 2 

L recubrimiento libre 

(
A1 )f~ 300 

0.45 - -1 - = 0.45 (1.26- 1) -00 = 0.0084 
A, f, 42 

0.12 ~~ =0.12 
300 

=0.0086>0.0084 
!, 4200 

De la ecuación 4.2: 

4 A. 
p =--

S sds 

(d, =diámetro del núcleo centro a centro de la hélice. 
A,= área zuncho) ~~ 

4 A, 
s=--

P, d, 

EJ•mp/01 451 

(ecuación 4.9) 

l. 

.~. 

:. P, = 0.0086. 
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EJEMPLO 15.1 (Continuación) 

Para zuncho del No. 3: 

4 X O. 71 
s = 0.0086 (55- 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 

l._ te· ·,ño máximo agregado 

SECC/ON ADOPTADA 

9 barras del No. 8. 

Zuncho del N o. 3 con un pasos = 6.5 cm 

Ejemplo 15.2 Dimensionamiento de una 
columna cuadrada con refuerzo en las 
cuatro caras 

El propósito de este ejemplc es ilustrar la 
aplicación de lo• diagn.mas de interacción de 
la referencia 15.3, que están basados en las 

hipótesis del Reglamento ACI, al dimensiona· 
miento de columnas. Las características ck 
los materiales corresponden a una de las com· 
binaciones previstas en la referencia citada. 

Para hacer una primera estimación de b 
sección requerit.la se rc:curri6 a la ecuación 13. 2. 
considerando que sólo actúa la carga axial y 
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despreciando la contribución del refuerzo. Re· 
sultó así una sección de 47 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 los valores de ~ P./A

1 
y 

de •/h requeridos para poder entrar en la grá· 
fica. Puesto que las ordenadas de los diagra· 
mas de la referencia 15.3 están dadas en kips 
(= 1000 lb) por pulg1 , fue necesario transfor· 
mar el valor obtenido para~ P./A

1
, expresado 

en kgfcm 2 , a dichas unidades. 
. Para seleccionar la gráfica apropiada se 
calculó el valor de -y, que es la relación entre 

. la distancia entre las barras de los lados opues-
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tos y la dimensión total de la columna, ambas 
medidas en la dirección paralela al plano de 
flexión. Se obtuvo un valor de 'Y= O. 74 por 
lo que se utilizó la gráfica A-17 de la referencia 
15. 3, que corresponde a 'Y = O. 7 5. Dado lo 
parecido de los valores no se consideró nece
sario recurrir a la interpolación. 

".1 valor de la cuantía p = O. 03 obtenido de 
la gráfica, está comprendido entre los límites 
admisibles de manera que se aceptó la sección 
de 50 X 50 cm supuesta inicialmente. En los 
cálculos se tomó ~ = O. 7 por tratarse de una 
columna de estribos. El refuerzo requerido se 
proporcionó con 12 barras del 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 refuerzo 
en liJs cuatro caras (A Cl 318-8 3) 

DATOS 

Cargas 

P. = 290 ton 
. M. = 45 ton-m 

Maten"ales 

f~ = 280 kgjcm2 = 4000 lb/pulg2 

[y = 4200 kgfcm2 = 60 000 lbfpulg1 

Recubrimiento: 3.5 cm 

R eglamcnto: ACI 318-83 

Se pide: Determinar la sección y el refuerzo usando los diagramas de la refe
rencia 15. 3. Detallar los estribos. 

EXCENTRICIDAD: e =M,)Pu = 45/290= 0.155 m 
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1 

EJEMPLO 15.2 (Continuación) 

ESTIMACION PRELIMINAR 

Suponer que sólo actúa P. y que p = O. 

De la ecuación 15.2: 

P. =~P.= 0.80 t/1 [0.85 f~ (A1 - A,)+ [yA,) 

P. 
A=------

1 0.80 ~ (0.85) 280 

290 000 2 
= -2176 

0.8 X 0.7 X 0.85 X 280 - cm 

b = ..J"2170= 4 7 cm 

Ensayar una columna de 50 X 50 cm 

DETERMINACION DE e/h Y ~P./Ag PARA ENTRAR EN EL 
DIAGRAMA DE INTERACCION 

e/h = 15.5/50 = 0.31 
Valor de ~.!A1 requerido: 

~p P. 290 000 ~ lb 
....!:..:..!~.. = - - 2 = 116 = 1650 --= 1.65 ksi 

A1 A1 50 cm2 pulg2 

(ksi = kips por pu!g2 = 1 000 lbfpulg2 ) 

ELECCION DE LA GRAFICA 

Í -J.Scm 

j Suponer 
1 blrra 

L 
do1No.8 

Estribos 
del Na. 3 

r=3.5 + 1 + 1.3=5.8.:><6cm 
"(h = h- 2r 

=50 -2X6=38 cm 
38 

.., = 50= o. 76 

.. Usar la gráfica A·17 de la referen· 
cia 15.3, para 'Y= O. 75, 
fc = 4 000 lb/pulg2 y 
[y = 60 000 lbfpulg1 

1 
! 
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EJEMPLO 15.2 (ContiniUiclón) 

DETERMINAC/ON DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

efh = 0.31 

p = 0.03 (de la gráfica A-17) • 
#'~ 
-= 1.65 ksi 
A, 

A,= 0.03 X 502 = 75 cm 2 

Usar 12 barras dd No. 9 = 76.7 cm 2 

DETERMINACION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

Considerar estribos dd No. 3 .• 

16X2.9=46 
48 X 1 =48 l :. usar estribos @ 46 cm 
b =50 cm -

SECC/ON ADOPTADA 

Sección 50 a 50 cm 
12 barras dd No. 9 
estribos del No. 3@ 46 cm. 

.. 
'· 

Ejemplo 15.3 Dimensionamitmto de una 
columna cuadrada con refuerzo en dos 
caras para una cuanta4 dadtJ de acero 

Puede suceder que se imponga como res· 
tricción para d dimensionamiento de colum
nas, el qÚe la cuantía del refuerzo sea del orden 
de un valor prefijado. En el ejemplo, que sigue 
las especificaciones de las NTC-77, se esta· 

~ • • • 
• • ~ • ._ 
• le, • • 

blece la condición que la cuan tía sea aprox;. 
madamen te igual a O. 025. 

Para resolver el problema se procedió por 
tanteos, suponiendo una sección y hacien!lo 
ajwtes 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 

l. 
• 1 
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calculada se corrigió agregando la excentrici
dad accidental La relación d/h, que se requiere 
para escoger la gráfica, resultó ser 0.88. Por lo 
tanto se utilizó en el ejemplo la gráfica de la 
figura C.2 del Apéndice C, que corresponde a 
un valor de d/h = O. 90. En caso de desearse 
mayor precisión podría hacerse una interpo· 
!ación entre los datos obtenidos con la figura 
C.2 y los que se deducen de la figura C.3, co
rrespondiente a un valor de d/h = 0.85. 

Utilizando el valor de q correspondiente a 
p = 0.025 y el de la relación efh se definió un 
punto en el diagram·a cuya ordenada K fue 
igual a 0.63. 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 relaóáa .' 
e/h. La cuantía correspondiente a este nut"4 :. 
·ianteo fue sólo ligeramente superior a la espe- ·: 
cificada · ., 

Los estribos del No. 3 propuestos c...,.. . 
plen ampliamente el requisito de que su fun- · 
za de fluencia sea por lo menos igual al ~01 
por ·.o de la fuerza de fluencia de lz mo)·or 
barr¡¡ :;ingida. Conservadoramente se utilizó 
una g' 1 para las dos barras del No. 9, auD
que estrictamente no es necesaria ya que la 

1 
separación libre entre barras es menor qur ; 
15 cm. . ~ 

La separación de 40 cni propuesta debe re- ·1 
ducirse a la mitad en las porciones ex tremas ·

1 de las columnas de acuerdo con lo indicado j 
en la sección 15. 2. · ¡ 

EJEMPLO 15.3 DtmensloMmlento de una co/umfUJ cuadnula con refuerzo 
en do:s cams para UfUJ cuant(a dada de acero (NTC77) 

DATOS 

Cargas 

M.= 23.5 ton-m 
P. = 111 ton 

Materi4/es 

f. = 200 kg/cm2 

{
7 

= 4200 kg/cm2 

CIUHitÍa de a en-o 

p.:::: 0.025 

Recubrimiento al centro del refun-zo 

r:: 5 cm 
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EJEMPLO 15.3 (Continuación) 

Reglamento: NTC-77 

Se pide: Determinar la sección y el refuerzo usando los diagramas del Apén· 
dice C. Detallar loa estribos.· 

DATOS PARA Ei. CALCULO 

¡¿ =0.8[~ =0.8 X ~00= 160kgfcm2 

¡;• =0.85f: =0.85 X 160=136 kg/cm2 

CALCULO DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

Tanteo inicial 

Suponer una sección de 40 X 40 cm 

Excentricidad accidental: 

e."= 0.05h ;> 2 cm 
e

4 
=0.05 X 40=2 cm 

Excentricidad total: 

23.5 
e=- +0.02=0.23m 

111 

Elección de diagrama: 

d 40-5 

h 40 
0.88 . . usar la figura C.2 del Apéndice C. 

¡, 4200 
q =p...LL =o o2s --=o 77 r: · 136 · 

• 23 
-=-=0.58 
h 40 

K= 0.63 

P. =KFR bhJ;'=0.63 X 0.75 X 401 X 136 
= 1 03 000 kg < 111 000 kg 
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EJEMPLO 15.3 (Continuación) 

Ajuste del acero: 

P. 111 000 
K = ---=-_,. = --...:...:..:....;..::..:....- = 0.68 

FR bh f.' O. 75 X 401 X 136 q =0.85 

e 23 
h = 40 =0.58 

f" 136 
p=q¡~ =0.85 --=0.0275 

1 4200 

A,= 0.0275 X 401 = 44.0 cm• 

Usar: 4 barras No. 10 + 2 barras No. 9 = 44.6 cm• > 44 cm• 

REFUERZO TRANSVERSAL 

Separación estribos: 

Considerar estribos No. 3 

48 X 1 =48 cm 

850 X 3.2 
= y'4m =42 cm 

b =40 cm 

SECCION ADOPTADA 

Sección 40 X 40 cm 
4 barras dd No. 10 y 
2 barras dd No. 9 
Estribos dd No. 3@ 40 cm 

. . separación estribos = 40 cm 

. ~ . 
• b ....... 
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Ejemplo 15.4 DimensioMmiento de una 
columna rectangular considerando el 
efecto de UM fuerza cortante 

Las columnas de estructuras expuestas a 
acciones sísmicas pueden estar sujetas a fuerzas 
cortantes significativas cuyo efecto debe con
siderarse proporcionando un refuerzo trans~ 

versal adecuado. En el presente ejemplo se 
ilustra cómo hacer esto de acuerdo con las 
NTC-77 

Se propuso una sección de 35 X 40 cm, cuya 
resistencia a flexocompresión se comprobó ser 
suficiente utilizando como refuerzo seis barras 
del No. 6 distribuidas en dos caras. Para el re· 
fuerzo transver5al se emplearon estribos del No. 
3, que, de acuerdo con las especificaciones de 
las NTC-77, que fueron reseñadas en la sección 
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15.2, deben coloca...e a 30 cm en la porción cen· 
tral de la columna y a la mitad de esta separa
ción en los ex tremas. 

La revisión del efécto de la fuerza cortante 
se efectuó de acuerdo con las indicaciones ck 
la sección 7.6.2, que prevén la manera de tomar 
en cuenta la influencia favorable de la pre
sencia de una fuerza de c'lmpresión. La sepa
ración de estribos calculada fue menor que b 
mínima especificada de d/2 para miembros 
sometidos a fuerza cortante. Esta separación, 
que en el ejemplo fue igual a 20 cm, resultó . 
mayor que la de 15 cm requerida en los extre
mos por especificación, por lo que se conservó 
esta última en dichas zonas. Dado que la fuerza 
cortante es constante en toda la longitud de 
la columna, en la porción central se utilizó la 
separación de 20 cm definida por los requisitos 
de fuerza cortante. 

EJEMPLO 15.4 Dimensionamiento de una columna rectanguúsr comiderando 
el efecto de una [uena cortante ( NTC· 77) 

DATOS 

Acciones internas 

~~·M 20ton-m 12.5 ton 

H H 

T \ 20 ton·m 

"'• v. 
4m 

1\ 1 
~ton~ r-:1 

120 

l. 
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EJEMPLO'l5.4 (Continuación) 

(Los momentos incluyen una estimación del efecto de la excentricidad 
accidental.) 

Materiales 

Concreto: ¡; = 250 kg/cin' 
Acero: /y = 4200 kg/cm1 

Refuerzo en dos caras 

Recubrimiento al centro de las barras: r = 5 cm 

Reglamento: 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 

¡; = 0.8o¡; = 0.80 x 250= 200 kgfcm' 
¡;• = 0.85 ¡; = 0.85 X 200 = 170 kg/cm 2 

DIMENSIONAMIENTO POR FLEXION 

Suponer: b = 30 cm; h = 45 cm; d = 40 cm 

dfh = 40/45 = O. 89 :. usar figura C.2 del Apéndice C. 

P. 120000 
K= = = 0.70 

FR bhJ;' 0.75 X 30 X 45 X 170 

M. 30Xl05 

R = -F R_b.::.h:-1 -¡,:-:" = -0._7_5_X.:..3.:..0_X..::...:.4~5.=--x-1_7_0 = o. 39 

f" 1 70 
p = q _< = 0.85 --= 0.0344 

!1 4200 

q = 0.85 
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.A,= 0.0344 X 30 X 45 = 46.4 cm 2 

Usar 6 barras dd No. 10 = 47.6 cm 2 > 46.4 cml 

REFUERZO TRANSVERSAL 

Considerar estribos del No. 3 

48 X 1 = 41! cm • 

b = 30 cm .. separación estribos = 30 !=m 
850 db 850 X 3.2 

= 42 cm = vr; . y4200 

SECCION PROPUESTA 

Sección de 30 X 45 cm 

o 6 barras del No. 1 O· 
Estribos No. 3@ 30 cm 
en porción central, 5@ 
15 cm en los extremos • 

1, 

h =45 cm 
:. la longitud en que debe mantenerse la separación de 60 cm 

400/6 = 67 15 cm debe ser igual o superior a 6 7 cm 

REV'ISION POR CORTANTE 

(Ver sección 7.6.2) 

0.7 fiAg + 2000A, =0.7 X 200 X 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 (Continuación) 

:. VeR= 0.5 FR bd..Jff( 1 + 0.007 P. ) 
A . g 

= 0.5 X 0.8 X 30 X 40 X VW0 ( 1 + 0.007 ~~OXO~~ ) 

= 11 000 kg 

FR A. [yd 
.r = = 

(V.- v,R) 

0.8 X 1.42 X 4200 X 40 

(12 500- 11 000) 

FR A 0 [y 
s=127cm> = 

3.5 b 

0.8 X 1.~2 X 4200 

3.5 X 30 

d 
45 >- =20cm 

2 

Refuerzo transversal adoptado 

En los extremos: 5 estribos del No. 3 @ 15 cm, que abarcan un tramo 
superior al mínimo especificado de 67 cm.· 

En la porción central: estribos del No. 3 @ 20 cm por los requisitos 
de cortante. 

Efemplo 15.5 Dimensionamz'ento de una 
sección rectangular sujeta a compresión 
y flexión biaxia/ 

El problema de la flexión biaxial en seccio· · 
nes rectanguhrres se presenta con frecuencia en 
el dimensionamiento de estructuras de concre· 
to. Considérese, por ejemplo, el caso de las co· 
lumnaS de edificios sujetas a accionc:s sísmicas, 
para las cuales el Reglamento del Distrito Fe de· 
ral [15.9] exige que se tome en cuenta el efecto 
total del sismo que actúa en una dirección p rin· 
cipal, más el 30 por ciento del correspondiente 
al que pueda actuar en la otra dirección. 

En el ejemplo, en que se han seguido ·"· 
indicaciones de las NTC· 77, PR es la carga últi
ma que debe soportar la sec~ión con las excen· 
tricidades indicadas. 

El dimensionamiento se llevó a cabo con la 
ayuda de la fórmula de Bresler, cuya aplicación 

l. 
1 

se comentó en la sección 6.4.2. Podría haberse 
recurrido a los diagramas de interacción para fle· 
xió~ 6iaxial incluidos en la referencia 15.2. Sin 
emborgo el uso de estos diagramas suele resultar 
tedioso debido a las interpolaciones que es ne· 
cesario efectuar. Por otra parte, por regla gene· 
ral, la precisión de los resultados no es superior 
a la que se obtiene con la fórrnula de Breslcr. 

El problema debe resolverse por tanteos. 
Se mue•tra en el ejemplo el tanteo final. Se 
procuró ajustar la cuantía al tres por ciento 
especificado en los datos. En el cálculo de 
PRO• P¡¡x y PRY se utilizó como valor del fac· 
tor de •esistencia FR =O. 7 5, el correspondiente 
a la falla en compresión. Los diagramas indi· 
caron que, en efecto, ésta fue la modalidad de 
falla que rigió. 

En el arreglo de estribos mostrado en el 
croquis de armado, se aprecia que no fue nccc· 
sario proporcionar una grapa para restnn~r 1• 
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barra central del lado menor ya que la separa
ción libre entre barras es menor que 15 cm. El 
estribo del No. 3 propuesto cumple arnpliamen· 
te los requisitos de capacidad en la fluencia 
mencionados en la sección 15.2. La separación 
es la correspondiente a la porción central de 
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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 fuerzas cortantes significati· 
vas, es necesario verificar que el refuerzo trans· 
versal proporcione la resistencia necesaria. 

EJEMPLO 15.5 Dimensionamiento de una sección rectangu/Qr sujeta a com
presión y flexión bÚIJCial ( NTC- 77) 

DATOS 

Carga 

y 

/ 

Materiales 

Concreto: f~ = 300 kgfcm2 

Acero: [y = 4200 kgfcm2 

Refuerzo en las cuatro caras 

PR=110ton ex= 35 cm 

e y= 20 cm 

(Los valores de e • y e Y incluyen 
las excentricidades accidentales.) 

Recubrimiento al centro de las barras: r = 6 cm 
p :::= 0.03 

Reglament_o: NTC· 77 

Se pide: Dcternúnar las dimensiones y el refuerzo de una sección rectangu· 
lar. Detallar los estribos. · 
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EJEMPLO 15.5 (Continuadón) 

METO DO DE SOLUCION 

Fórmula de Bresler (ver sección 6.4.2) 

1 PR = ___ __::, ___ _ 
1/PRx + 1/PRY- 1fPRo 

donde 

., . 

PR = carga normal resistente de diseño, aplicada con las excentricida
dc:s e" y e Y 

PRo =carga axial resistente de diseño suponiendo e. =e y =O 

PRx = carga normal de diseño aplicada con la excentricidad e •. 

PRY =carga normal de diseño aplicada con la excentricidad e,. 

DATOS PARA EL CALCULO 

f: = 0.80 ¡; = 0.8 X 300 = 240 kg/cm2 

¡;' = 0.85 f: = 0.85 X 240 = 204 kg/cm 2 

SECCION SUPUESTA 

T 
1 

b=40-

i 
l_ 

• • 1 

1 

1 

• • 
•-·-- -!- ---·•- - --x 

• 
1 

1 

• 1 • 
t • 

1 

h=60c:m 1 

1-· -----

' 

Considerar p"" 0.03 

A,= 0.03 X 40 X 60 
=72crrr 

10 barras del No. 10 = 79.4 cm2 

79.4 
00 p = = 0.033 

40 X 60 

f 
q =p_Y · 4200 

=0.033 --
204 

=0.68 
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EJEMPLO 15.5 (ContinUIIción) 

DETERMINACION DE LA RESISTENCIA PR 

Cálculo de PRo 

=O. 75 (204 (2400- 79.4) + 79.4 X 42001 

= 605 200 kg 

Cálculo de PRx 

60-6 
dfh= =0.9 .. usarlafiguraC.6 

60 

e. 35 
-= -=0.58 
h 60 K.=o.5 
q = 0.68 

Pux =K. FR bh ¡;• = 0.5 X O. 75 X 2400 X 204 = 183 600 kg 

Cálculo de P R y 

40-6 
dfb = = 0.85 .. usar la figura C. 7 

40 

e, 20 
--=- =0.5 
b 40 

q = 0.68 

PRy=K1 FR bhf: = 0.55 X 0.75 X 2400 X 204 = 202 000 kg 

Cálwlo de PR 

Ejomp/01 46~ 

1 
PR =--~----~~----- = 114000kg>llOOOOkg 

+ -~-- 1 
183 600 202 000 605 200 

.. La sección propuesta es adecuada 

. 1. 
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EJEMPLO 15.5 (Continuación) 

REFUERZO TRANSVERSAL 

48 X 1 = 48 cm 
b = 40 cm 
850 db 850 X 3.2 

= =42cm ,¡¡; y'4200 

.:·• 
SECCION ADOPTADA 

~ • 

. 

separación estribos= 40 cm 

.. 

! 

' Sección de 40 X 60 cm 
10 barras del No. 10 
Estribos del No. 3 @ 40 cm 

,, 
1 

1 
; ., 

j 
1 

' 1 
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EJERCICIOS 

(Observación: Los siguientes ejercicios pueden re· 
solverse con lat NTC·77 o con el Reglamento ACI 
S 18-83, salvo cuando se indique lo contrario~). 

1~.1 Utilizando los diagramas de la referencia 15.2. 
determinar los valores de P,. y Mu que,¡csislt 
la sección dimensionada en el ejemplo 15.2. 



--·------- --------· --------· --

IS.2 Detall.a. el refuerzo de una columna corta cua· 
drada de estribos pAra que rr.sis~a una carga de 
300 toneladu. Lu dimcn1iones de la columna 
deben ser 45 X 45 cm. Suponer /c = 200 kg/cm2 

y /y= 4200 kg/cm1. Detallar los estribos. 
1 S.3 Dimensionar una columna corta cuadrada para 

una carga muerta de 100 t.on y una carga viva 
de 70 ron, ambas a nivel de servicio. Suponer 
pE!! 0.025,(, = 3001r.g/cm2 y r. =4200kg/cm2• 

U.4 Dimensionar una columna circular corta con re· 
fuerzo helicoidal p:ua una carga muerta de sq, 
ton y una carga viva de 140 ton, ambas a ni
Vel de servicio. Suponer ¡; = 250 kg/cm2 y 
{y = 4200 kg/cm1

. Detallar el <uncho. 
U.5 Dimensionar una columna circular corta con re· 

fuerzo helicoidal para que resista una carga últi
ma Pu = 200 ton con una excentricidad igual 
a 15 cm. Suponer f~ = 300 kg/cm2 y {y = 4200 
k.g/cm1 . Detallar el zuncho. 

U.6 Dimensionar una columna corta cuadrada, con 
refuerzo en las cuatro caras, que resista una carga 
última Pu = 250 ton y un momento_ Ultimo 
Mu = 40 ton·m. Suponer¡; = 250 kg/cm 1 'i. 
/y = 4200 kg/cm1

• Detallar los estribos .. 
15.7 Dimensionar una columna corta cuadrada, con 

refucno · en las cuatro caras, que resista una 
carg~ última de 300 ton con una excentricidad 
e"= 20 en un;. d< bs tliJe~.:t·ioncs principales y 
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una excentricidad e y = 30 cm en la otra direc· 
ción. Suponer ¡; = 250 kg/cm' y {y = 4200 
k1Jcm1• DetaUar los estribos. 

15.8 Dimensionar la columna del croquis como cua· 
drada, con refuerzo en las cuatro caras. Detallar 
los estribos. Revisar el efecto de la fuerza cor· 
tan te. Suponer ¡; = 200 kg/cm' y {y = 4200 
kg/cm2

• 

Pu = 160 ton 

~ Mu=40ton·m f' \-r-

Jm 

160 ton 



CAPÍTULO 6 
Flexión y carga . 
axial 

6.1 Introducción./6.2 Comportamiento y modot 
de faUa de elemento• tuJetoa a Ocxocompreaión. 
6.3 Cálculo de rcoistencia./6.4 Elementoo con 
dos planos de simetría sujetos a carga axial y 
flexión en un plano cuaJqu.iera./6.5 Elcmcntot 
lin planos de simetría IUjetos a carga axial y 
llexión en DD plano c:ulquiera./6.6 Flexotenoión. 

6.1 Introducción 

En este capítulo se presentan los proce· 
dimientos necesarios para determinar la re· 
sistencia de elementos de concreto refonado 
sujetos a la acción de carga axial y momento 
flexionante. Se consideran aquí ÚÍlicamente 
elementos muy cortos, en los que no existen 
problemas de .esbeltez. Se supondrán conocÍ· 
das la geometría del elemento, incluyendo la 
cantidad y distribución del acero de refueno, 
la calidad del concreto, definida por una cierta 

(al 

resistencia nominal lf'c ), y la calidad del acero, 
definida por su esfueno de fluencia (fy ). 

Considerando el problema de un modo ge· 
neral, se puede suponer que la carga axial, P, y 
el momento flexionante, M, varían indepen
dientemente. En la figura 6.la se muestra una 
representación esquemática de un elemento 
baj;, la acción de P y M, y en la figura 6.lb; 
un sistema estáticamente equivalente en el que 
M =Pe. Es i!T'portante señalar que en algunas 
estructuras P y M varían en la misma propor· 
ción en una sección transversal dada. al variar 
las condiciones de carga externa. Esto equivale 
a afirmar que la excentricidad, e, permanece 
constante. Sin embargo, en otros casos P y M 
pueden variar en distinta forma y entonces e 
no es constante. 

Un elemento puede alcanzar su resistencia 
bajo innumerables combinaciones de carga 
axial y momento flexionante. Estas combina· 
dones varían desde una carga axial máxima, 
P 0 , de tensión o compresión, y un mamen to 
nulo, hasta un momento M0 , aunado a una 
carga axial nula. El lugar geométrico de las co.m· 
binaciones de carga axial y momento flexio· 

1 
nante con las que un elemento puede alean~ 
su resistencia, se representa gráficamente por 
medio de un diagrama de interacción. La figura 
6.2 muestra uno típico para una sección rectan· 
guiar con refueno simétrico. Cualquier punto 
en la curva de trazo continuo representa una 
combinación de momento y carga axial que 
hace que el elemento alcance su resistencia. 

--·-- , 

(b) 

Fi.¡ura 6.1 Elementos equivalentes sujetos a flcxocompresión. 

10~ 

··--·-·---------------------------
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POR FLEXOCO~ERESION 
, ' .TA, ~JIVA, It§T~liiu'!.EA.: 'J. SlS~:Q 

EJE.'·!FUJ 1 O 

-----~---~- __ . h --1/+2~ -----
r ... lanta baja) 

DATOS ,- ', Detalle 
~--~~~'~--~------r-----~------~ 

' 1 
1 
1 

' ~ .. 

1 

@ 
: 0":"",3 

Oé 
42.~9 1 76.32 74.131 

: é 
.. ~ : ;,.~ ; ~-¡, 

74,13 16.32 

' / 

600 --- 600 . 600 ' 600 . 600 1 
---¡--- ----~-- ----.- ·-------

Elevación eje A 

311 67 37 63 

43.061 76.16 74.02 

42.09 1 76.32 14,13 

-15 
1 

1515 

d l55 
1 

8 8 !700 

__ j Detalle 1 
e 

' ''. " 
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42.09 

Planta 

e 

70 

500 

70 

1 

1 

~685 

750 

,' ', Detalle 2 

1 

é 
1 cm3 
1 

Q~V : 
1 1 

l~ 
1e~ 
1 "-~ 1 \ . 

750 ',{o~ 

Elevación eje 2 

l. 

Sección B-8 

Dimensiones, en cm 

t:Detalle 2. 
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TABLA 1, Fuerzas y momentos internos causados por la gravedad y por los 
componentes del sismo (fuerzas en t y momentos en t-m) 

Gravedad Componente del Componente del 

(CM +CV inst) 
sismo, en dirección sismo, en dirección 
positivo del eje X positivo dei eje y 

~.30 ,.--(.42 ~22 
)( - - -e: 0.07 5.50 0.38 

·o 
·¡:; 
o 
(1) 
'-

Cl X ----- - -'-..._..!~ '-" \.....JI 
0.17 21.07 1.48 

~.80 ~64 r-{.23 

>- - - -e: 0.23 0.58 4.38 
·o 
·¡:; 
o 
~ 

Cl y -- - -'-" '-" "'-.__../ 
0.78 2.32 17.81 

- + 76.32. + 2.10 t 6.92 o o -'-
(1) 

> 
e: 

·o 
·¡:; 
o 
(1) 

t::::: 76.32 t 2.10 + 6.92 
'-

1:5 

·r.;;;¡_;, 2. Fuerzas cortantes totales debidas a· los componentes del sis<:'.o, 
y desplazamiento medios de entrepiso en planta baja. 

DIRECCION X 

DIRECCION Y 

Fuerza cortante 
(t) 

86.04 

86.04 

Desplazamiento (cm) 
por sismo por CM + CV. 

~nst. 

8.70 

5. 91 
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Materiales 

CONSTANTES 

2 
f' = 200 kg/cm ; 

e 

f* = 160 kg/cm2 
e 

f" 136 
2 

= kg/cm 
e 

f 4200 __;¡_ = = 30.88 
f" 13G 

e 

EFECTOS DE ESBELTEZ 

Dirección X 

a) Debidos a carga vertical 

EJEMPLO 10 

------------- ---n--3/12 

2 
f = 4200 kg/cm 

y 

(Tabla 1 de las Ayudas de Diseño) 

A 
e 

2 
= bh = ~5x55=2475 cm 

A f" = 2475x0.136 = 336.6 t 
e e 

Revisión para ver, si pueden despreciarse los efectos de esbeltez (inciso l 

1 .l. 2b) . 

De acuerdo con los comentarios a 1.3.2b),el desplazamiento lateral que 

causa esta condición de carga se considera apreciable si es mayor que 

H/1500. En este caso el desplazamiento es nulo, por lo que puede aplica! 

se el criterio que se·usa para columnas con extremos restringidos late

ralmente, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si 

Nudo e 

Nudo d 

H' 
r 

< 34-12 

1(¡ = o 

1jJ = ~7~3~2 .:..,• 7~+---.:;5-:;7~4.:..,. :;.1 = _1_3_0_7 = 
577.7 + 577.7 1135 

1. 1 32 

En la fig 1. 1a de las Normas se obtiene k = 0.63 

H' = kH = 0.63 x 700 = 441.0 cm 

r = O. 3h =1). 3 x 4 S = 1 3. 5 cm 

213 
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H' 
-= 
r 

441 .o 
13.5 

= 32.67 

( 
0.17) 

= 34-12 - 0.30 = 40.8 
H' >
r 

luego, pueden despreciarse los efectos de esbeltez 

(Fabx = 1.0) 

b) Debidos a fuerza lateral 

Estos efectos pueden despreciarse si se cumple la condición siguiente: 

fuerza cortante de entrepiso desplazamiento de entrepiso < 0 •08 
diferencia de elevaciones suma de cargas muertas y vivas de 

diseño 

des p. de entr. 8.70 = 0.0120 = h 727.5 

0.08 
V 

0.08 
86.04 = 0.0065 < 

desp. de entr = w 1.1 X 968.3 h 
u 

por tanto, deben tomarse en cuenta los efectos 

de esbeltez 

Factor de amplificación 

f asx 

W/h 
u 

= 1+R/Q- 1.2 W/h 
u 

W = 1.1 X 968.3 = 1065t 
u 

h = 727.5 cm 

V 86.04 = 19.78 t/cm R = = 
6 8. 70 

Q = 2 

F asx 
= 1 + 1065/727.5 

19.78/2- 1.2 X 1065/727.5 

214 
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h 5/12 

S Dirección Y 

a) Debidos a carga vertical 

El desplazamiento,6,que causa esta condición de carga se considera 

apreciable sí: 

6 > H/1500 

H 685 
1"5oo = 1 sao = O. 46 cm > 6 = 0.08 cm 

Por lo que puede aplicarse el criterio para columnas con extremos restrin 

gidos, es decir, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si 

Nudo e ljJ=O 

Nudo f 1 ·..:::0..::9.::4__.:.+...::,86:::;6:::;·:..:5::..__ ljJ= - = 2.058 952.8 

de la fig 1.1a de las Normas se obtiene k= 0.65 

H' = kH = 0.65 X 685 = 445.2 cm 

r ='0.3h = 0.3 x 55= 16.5 cm 

H' 445.2 -= =26.98 r 16.5 

= 34-12 (-
0.78 

0.80 
)= 45.7 > H' 

r 

por tanto, pueden despreciarse los efectos de es

beltez (Faby = 1.0) 

21S 
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b) Debidos a fuerza lateral 

EJEMPLO 10 

h 6/12 

Estos efectos pueden despreciarse si se cumple la siguiente condición: 

desplazamiento de entrepiso < 0.0
8 

fuerza cortante de entrepiso 
diferencia de elevaciones suma de cargas muertas y vivas de 

diseño 

desp de entr. = 
h 

5.91 
720 = 0.0082 

o.o8 
V 

u 
w 

u 

= 0 •08 ~78~6~·~0~4~8~3 = 0 . 0065 < desp.hde entr. 
1 , 1 X 96 , 

luego, deben tomarse en cuenta los efectos de 

esbeltez 

Factor de amplificación 

w /h 
F = 1 + --::~u'=---:--=-o-:--::-

asy R/Q- 1.2 w /h 

w = 1065 t 
u 

h = 720 cm 

V R = = 
86.04 

ó 5.91/2 

Q = 2 

u 

= 29.12 t/cm (véase el comentario 6) 

F = 1 + 1065/720 = 1. 116 
29.12/2- 1.2 X 1065/720 -----as y 

(ec 

9 DIMENSIONAMIENTO. (Se dimensionará en el extremo inferior por ser ah! 

mayores los momentos bajo CM + CV. t+ sismo) 
1.ns 

1. 6) 

Acciones internas de diseño causadas por la gravedad y los componentes 

del sismo (véase la Tabla 1) 

Efectos gravitacionales 

Dirección vertical P a 1,1 X 76,32 • 83,95 t 
u 

216 
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-1------------'---- --- - -- --------------- -- ----------

Dirección X 

M
2

b = 1 • 1 X 0. 17 = 0.19 t-m, pero no menor que P e • u m1.n 

Dirección Y 

e • = 0.05h = 0.05x45=2.25 cm> 2.0 cm 
Xl!\ln 

P e • = 83.95 x 0.0225 = l.89 t-m (rige) 
u m1.n 

~2bx = 1.889 t-m 

M
2
b = 1.1x 0.78 = O. 86 t -m, pero no menor que P e • u llll.n 

e • = 0.05x55 = 2.75 cm >2.0 cm 
ym1n 

P e • = 83.95 x 0.0275 = 2.31 t-m (rige) 
u m1.n 

M = 2.31 t-m 
-2by-----

100\ de los efectos del componente X p = 1.1x2.10 = 
u 

en la dirección X M2s = 1.1x21.07 = 

en la dirección Y M = 1.1x2.32 = 
2s 

100\ de los efectos del componente y p = 1 • 1 X 6.92 = 
u 

en la dirección X M2s = 1.1 X l.48 

2. 31 t 

23. 18 t-m 

2.55 t-m 

7.61 t 

= l.63 t-m 

en la dirección y M2s = 1.1 X 17.81 = 19.59 t-m 

9 Dimensionamiento considerando la flexocompresión principal en la dirección X 

P = 83.95 + 2.31 + 0.3 X 7.61 = 88.54 t 
u 

Momento amplificado de diseño en la dirección X: 

217 
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M = 1.0 x 1.89 + 1.180 (23.18 + 0.3 x 1.63) = 29.82 t-m, pero no menor 
ex 

que P e • u m1.n 

12 P e = 88.55 x 0.0225 = 1.99 t-m u xmín 

13 

M = 29.82 t-m 
-ex 

Momento amplificado de diseño, en la dirección Y: 

M e y 
(ec 1.1) 

M = 1.0 x 2.31 + 1.116(2.55 + 0.3 x 19.59) = 11.71 t-m, pero no menor 
e y 

que F e • 
u m1.n 

P e • = 88.55 x 0.0275 = 2.44 t-m 
u ym1n 

M = 11. 71 t-m 
-e y 

En resumen, la columna se dimensionará por flexocompresión biaxial con los 

datos siguientes, y después se revisará en la dirección Y: 

p = 88.54 t; 
u 

e = 29.82/88.54 = 0.337 m; e = 11.71/88.54 = 0.132 m 
X y 

Aplicación por tanteos de la ec 2.15 

Tanteo 1. Supóngase p = o. 01' A= pbh = 0.01 X 2475 
S 

2 = 24.75 cm 

P = F (A f" +A f ) = 0.7 (336.6 + 24.75x4.2) = 308.4t 
RO R e e s y 

Para calcular PRx y PRy' se supondrá el refuerzo distribuido en la peri

feria y d/h = 0.9. 

f 
q = p f"Y = 0.01x30.88 = 0.3088 

e 

e /h = 33.7/45 = O. 7.5 
X X 

en la fig 13de las Ayudas de Diseño se obtiene K= 0.27 

PRx =K F bhf" = 0.27 x 0.7 X 336.6 R e 

e /h = 13.2/55 = 0,24 
y y 

= 63.62 t 

K = O. 75 

218 
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p" = 0.75 X 0.7 X 336.6 = 176.7t 
Ry 

sustituyendo en la-ec 2.15 

+ --p 
Ry 

P~PR0> 0.1 luego, la ec 2.15 es aplicable. 

Tanteo 2. Supóngase p = 0.025; A 
S 

= 0.025 X 2475 

PRO= 0.7(336.6 + 61.88 x 4.2) = 417.5 t 

q = 0.025 X 30.88 = 0.772 

e /h = 0.75 
X X 

K= 0.46 

PRx = 0.46 X 0.7 X 336.6 = 108.4 t 

e /h = 0.24 y y - K= 1.01 

P = 0. 7 X 1.01 X 336.6 = 238.0 t Ry 

2 
= 61.88 cm 

1 +m --
1
- )-

1 
- \10.65 t > p = 88.54 t 417.5 - u 

Revisión con la flexocompresión principal en la dirección Y 

P = 83.95 + 0.3x2.31 + 7.61 = 92.25 t 
u 

EJEMPLO 10 

--n-9/12 

55.14 t < p 
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Momento amplificado de diseño, en la dirección X: 

M = 1.0 x 1.89 + 1.180 (0.3x23.18 + 1.63 ) = 12.02t, pero no menor 
ex 

P e • = 92.26 x 0.0225 = 2.08 t-m 
U XDUn 

M = 12.01 t-m 
-ex------

que P e • 
u mw 

Momento amplificado de diseño, en la dirección Y: 

M = ·1.0 x 2.31 + 1.116 (0.3x2.55 + 19.59) = 25.03 t-m, pero no menor e y 

P e • = 92.26 x 0.0275 = 2.54 t-m u ym~n 

M = 25.03 t-m 
-cy 

que P e • 
u m1.n 

En resumen, la columna se revisará con los datos siguientes: 

P = 92.26T: 
u 

e = 12.02/92.26 = 0.130 m: 
X 

e = 25.03/92.26 = 0.271 m 
y 

p = 0.025; q=0.772; 

e /h = 13/45 = 0.29 
X " 

= 0.7 X 0.91 X 336.6 = 

e /h = 27.1/55 = 0.49 
y y 

= 417.5 t 

K = O. 91 

214.4 t 

K= 0.65 

PRy = 0.7x0.65x336.6 = 153.2 t 

( 
1 1 

PR = ~4~ + 153.2 - = 113.7t > p = 92.26 t 
u 

2 
~po~r__::t.::a!!n..::t.:::o.!.,__::e,::s.....:;:s.:::u::.f::.i::.c::.i::.en:.:.=,t::.e_:.la:::_c::.ua=n:.:.t=Ía::.....P¡;_=_D::..:..;• D::.;2::.;5:......:..:<A,:,.s = 61.88 cm ) 

220 
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1 1/12 h 

COMENTARIOS 

1. 5e trata de un edificio situado en la zona I, diseñado con un factor de 

comportamiento sísmico, Q, igual a 2. Se supone que en el diseño de las 

columnas no rige la condición carga muerta más carga viva máxima. 

2. Los números en óvalos son valores de las rigideces relativas, I/L. Jun

to a cada columna (en la elevación y en la planta) se anota su carga de 

servicio, P, bajo carga muerta más carga viva instantánea. 

3. Son las fuerzas y momentos obtenidos del análisis, sin factorizar. Aun

que el· efecto de las torsiones de entrepiso es pequeño, en el ejemplo se 

ha incluido para ilustrar la combinación de las fuerzas internas, según 

el inciso 8.8 de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por 

Sismo. Por ejemplo, el momento en la dirección X (1.48 t-m) causado 

por el componente Y del sismo se debe a la torsión de entrepiso. Al di

mensionar se debe tomar el sentido más desfavorable del sismo en cada 

dirección. 

4. Les desplazamientos debidos al sismo ya están multiplicados por Q, de 

acuerdo con el artículo 207 del Reglamento. 

5. Las columnas no tienen restricción lateral, por no haber muros de sufi

ciente rigidez que la suministren (véase 1.3.2a). 

6. En este edificio se limitó el desplazamiento de entrepiso a 0.012h. 

Cuando se aplica este límite y la estructura no es esbelta, los efectos 

de esbeltez por movimiento lateral pueden despreciarse si V/W > 0.15, 
u 

ya que 0.08 V/W = 0.012 si V/W = 0.15. En caso de que V/W < 0.15, 
u u u 

debe aplicarse el criterio de 1.3.2 b) para definir si es necesario 

considerar dichos efectos. En el ejemplo, V/W = 86.04/1065 = 0.081 < 
u 

0.15, por lo que procede aplicar el criterio mencionado. 

7. La cantidad Res la rigidez elástica de entrepiso. El desplazamiento 

de entrepiso causado por la fuerza cortante de 86.04 tes igual a 8.70/Q, 

puesto que, según el comentario 4, el valor 8.70 -cm ya incluye a Q. 

221 
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8. Para valuar los efectos de esbeltez en la dirección Y se aplican los 

mismos procedimientos que en la dirección x. 

9. La columna se dimensionará por flexocompresión biaxial; primero se 

aplicará la flexocompresión principal en la dirección X, y después 

se revisará aplicándola en la dirección Y. Los efectos del sismo 

en dos direcciones ortogonales y de la gravedad se combinarán de 

acuerdo con el inciso 8.8 de las Normas T.C. para Diseño por Sismo. 

Esta combinación es la suma vectorial de las acciones mencionadas; 

en el ejemplo, la combinación se realiza sumando los componentes 

en X y en Y de los vectores que representan a los efectos de la 

gravedad y a los efectos de un componente del movimiento del terre

no y del 30\ de los efectos del otro componente. 

10. Se toma ·la excentricidad mínima prescrita en 2.1.3 a), pero sólo 

con la carga vertical que resulta de la condición CM+ CV. t l.nS 

11. La ec 1.6, que suministra el valor del factor de amplificación F , ' as 
supone sólo traslación de los niveles. En interés de la sencillez 

del cálculo, se aplica también a los momentos que provienen de la 

torsión de entrepiso, como el momento de 1.622 t-m. 

12. Ahora, la excentricidad mínima se aplica a la fuerza axial de di-

seño, p 
u 

13. En todo el ejemplo se usó FR = 0.7, valor que se aplica a columnas 

con núcleo no confinado que fallan en la zona de compresión (in

ciso 1.6 de las Normas). Por haber adoptado Q = 2 en el ejemplo, 

se considera que la columna no tiene su núcleo confinado, de mane

ra que se está suponiendo que falla en la zona de compresión. Esto 

hay que comprobarlo, y para ello parece justificado tomar en cuen

ta el tipo de falla que tendría la columna si sólo actuaran las 

fuerzas internas en la dirección en que rigió el dimensionamiento, 

en este caso la dirección X. Si fallara en la zona de tensión 

habría que aplicar FR = 0.8. 
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1.- COMPORTAMIENTO ELASTICO 
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ESFUERZOS PRlNCIPALl' . 
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.TRAYECTORIAS DE ESFUERZOS PRINCIPALES . . 

ti!HfiiiOHiHfi+HHfffHifOIHtttft 

1 \ 
VIGA DE CONCRETO SIMPLE 

. rENSit:JtVL"S --

- C0#//'/1ESIONES - ---

. LA DI STR I BUC ION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI 
SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCRE 

. TO Y APARECEN LAS PRIMERAS GRIETAS, POR LO TANTO, A -
PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU CO~ 

PORTAMIENTO BAJO LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTICO Y 
HOMOGENEO. 



------------

2.- MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL 

• •-t. 

Gri~u inclinadll fCMTnada 
pdualment• en \rarills 
etapn de car91 

Gricu indina& lonn.dll 
.' .-.Imante en varias 

. aup. de carp 

Grieta inclinada formede 
..Ubhamente en una aola 
rt8P8 de c.rp1 -=-----. 

bl Follo Wn coinprr6n por cononv 

1 

e) Falla en adherenc'- por corunR 

1 

S 

í 



EFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL. 

! 
Al REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE PARA TOMAR COMPRESIONES . /N 

PARA FLEXION. 

El AUMENTA SUBITAMENTE LA TENSION EN EL REFUERZO. 

Cl REDUCE EL AREA DISPONIBLE PARA TOMAR CORTANTE. 

3.- MIEMBROS CON REFUERZO TRANSVERSAL. 

Al ANTES DEL AGRIETAMIENTO DIAGONAL. EL COMPORTAM!Ell ¡ 

TO ES PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL. 

Bl AL APARECER LAS GRIETAS, EL REFUERZO TRANSVERSAL 
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE FLUENCIA. 
PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA 
MENOTS LIMITAN EL Fv DEL REFUERZO A 4200 KG/cM2. 

Cl SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS. EL CON 
FINAMIENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTILIDAD DEL 
ELEMENTO Y LA ADHERENCIA DEL REFUERZO. 



-- --- ----- -------- -------------

' 4.- CALCULO DE LA RESISTENCIA. 

Al CONTRIBUCION DEL CONCRETO IVcl. 

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 

TENSION DEL CONCRETO. QUE A SU VEZ ES PROPORCIQ 

NAL A LA RAIZ CUADRADA DE SU RESISTENCIA EN COtl 

PRESION. 

POR TANTO: -

ve= K pe 

-, 

í 



1 ~ 5 

LE.Fp¡-"0; Arr/i$ ~EN-. • Fe f5EN ~; 

re ., Arr.I55Eiv'oc: 
r• - t5éN t;P 

~Erl;.o; ¿;,r .. Avf5 C05&X-rFc cos{/3 

1 

Av;9 

LJ.T- L.M .. V~ 4M= V~ 
- i! i!! ·~ 

Y.: = Av.& (C'OSP-+ 5EN.,¿ ) 
i? TAN?) 

v .. AviS R (~"""1' 6~/V~ ) 5Í ?J ., 46• 
5 TANiJ 

y= A 7T /5 ~ ( 6éNrK r cos-< ) SÍ /S -/'ji 
6 y e- o' 
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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. 

A) FACTORES DE CARGA 

V u = F.C. V 
V u = 1.4 CVeM + Vev> 
V u = 1.5 CVeM + Vev> ). GRUPO A 
V u = 1.1 CVeM + Vev + VeA) 

B) FUERZA CORTANTE MAXIMA. 
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----------- ---

5.2 DETERMINACION DE Ve. 

A) SON APLICABLES LAS DISPOSICIONES PARA VIGAS EN QUE PRE 
DOMINA LA FLEXJON SI L/~> 5. 

EN ESTE CASO: 

Ve = VeR 
J FR (0.2 + 30 p) ...f"P"c bd 

1 FR (0.5) F*c bd 

DONDE: p = As 
bd 

y FR = { O. 8 

0.6 

(Q.!:. 2) 

(Q > 2) 

B) RELACION PERALTE~ANCHO. 

si ¡ h/b ~ 6 ~ -===) 
h {:: 70 cm J Ve = VCR 

Si h/b ) 6 Ve = O. 7 VCR 

Si h) 70 cm Ve= 0.7 VCR 

si )h/b) 
6 l Ve= 0.49 VCR 

t h) 70 cm 

11 

(si p!:: 0.01) 

(si p > 0.01) 



,, 

Cl CONSIDERACION DE LA RELACION M/V 

Si L/h < 4 

ve = (3.5-2.5 M) VeR 
vd 

PERO NO MAYOR QUE l. 5 FRbd ~ f*c 

Dl INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

t- d 

Ve =o. 7 Vc.e 

El TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

1 . "" ~""'·""'" l -1 d 
F~::: ~g(§l ~~~~/) - __1_ 

.l-o'...¡ 

Ve= 0.7 Vc.e 
/2 



F) CORTANTE Y CARGA AXIAL 

Ve = K VeR 

DONDE 

K = 1 + 0.007 (Pu) 
A e 

K= 1 - 0.03 

Gl ELEMENTOS ANCHOS 

(Pul 
A e 

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS 

b ~ 4d 

Si ==) 
M < 2 

vd 

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA 
DE LAS DOS CONDICIONES. 

Ve = VeR 

COMPRES ION 

TEN S ION 

Ve = 0.5 FRbd ~ 
INDEPENDIENTEMENTE DE P 

13 
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5.3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

Si Vu) Ve 

Al ESTRIBOS VERTICALES 

Vs = Fa Av fy d 
S 

S = Fa Av fyd L Fa Av fy 
V u - Ve 3.5b 

Bl ESTRIBOS INCLINADOS 

S = Fa Av fyd 
Vu-Ve 

( senct-+ eos </.. ~ Fa Av fy 
3.5 b 

Cl VALOR MAXIMO DE Vu. 

Dl SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu. 

Si Vu) Ve PERO <.. 1.5 FRbdF 

SEPMAX = 0.5 d 

Si Vu) 1.5 FRbd ~ f*e PERO (2 FRb~ 

SEPMAX = 0.25d 



--- ---- ------------- -----·--

El SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

S=0.25d Si (Q)2) 

S = 0.5 d Si (Q ~ 2) 

Fl CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- fy ~ 4200 Kg/cm2 

- il mín = 6.3 mm (1/4" o #2) 

- ANCLADOS 10 il DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 

VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

·ESTRIBOS INCLINADOS~~ 45° 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30° 

IS 



Ejemplo de diseño de cortante en elementos sometidos a cortante y a 
flexión. 
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En la figura se muestra una viga T simplemente apoyada con una 
carga ültima, w = 6;7 ton/m., incluidas carga viva y carga muerta. 
La carga es uni~ormemente repartida. Las propiedades de la sección, 
son: 

b = 35 cm; d = 50 cm 

Para un momento flexionante en el c. del claro, 

12 6.7(9) 2 
M u = 

wu ----- = ------- = 67.84 ton.m 
8 8 

El refuerzo por flexión consiste de 
representan 47.5 cm2. El porcentaje 
47.5/35(50) = 0.0271. 

6 varillas del #9, que 
de refuerzo p=As/bd = 

Se trata de determinar la cantidad de refuerzo para cortarite, 
suponiendo que f' =200 kgjcm2 y f = 2,800 kgjcm2. Empléese el 
Reglamento de Cons~rucciones para elYD.F. y la sección 2.15 de las 
Normas Técnicas Complementarias para Concreto. 

Soluci6n. 

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*c = 0.8f'c = 0.8(200) = 160 kgjcm2 

lf*c = 12.65 kgjcm2 

De la sección 2.15 de las N.T.C.: r; 
para p < 0.01~ ver : Fr bd(0.2 ;t;,30p) /f--e 
para p ~0.01, Ver- 0.5 Fr bdJCc 

/( 

Ec. (l. 7) 

Ec. (2.17) 
Ec. (2 .18) 



Puesto que el porcentaje p = 2.7% > 1%, rige la expresión 
( 2 . 18) . 

Ya que L/h > 4, no es aplicable el factor (3.5 - 2.5M/Vd) 

-
t2, 

Como la viga es de forma en T, al término b'd se le adiciona 

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 kg = 9.36 ton 

3) Determinese la distancia Xc desde el apoyo, más allá de la cual 
el concreto puede soportar el cortante total. 

Por comparación de triángulos semejantes: 

-------- = -----

L/2 
Por tanto 

V u 

(30.15 - 9.36) í 

Xc = 4.50 -------------- = 3~10 m. 
30.15 

4. Determinar la distancia~ desde el apoyo hasta donde es preciso 
proporcionar refuerzq minimo por cortante. Es decir, desde donde Vu 
~ ver. Puesto que las NTC requieren que el refuezo minimo por 
cortante se lleve hasta L/ 4 y 3. 10 es > L/ 4, no es necesario el 
refuerzo minimo más allá de 3.10 m, según las NTC. 

5. Determinación de las condiciones de los estribos cerrados. 

S(requerida) 
= F:! __ ~_!:f __ d __ Ec. (2. 21) 

vu - ver 

Suponiendo estribos del #4, con A,¡ = 2. 54 cm2., substituyendo 
valores, se tiene: 

0.8(2.54)4.2(50) 
s = ---------------- = 23 cm 

(27.90 - 4.36) 

o. 



--- ----- ----~"""--"---=-

Verificar si: 

Ec. (2.21) 
3.5b 

0.8(2.54) (4,200) 
= ---------------- = 69.7 cm >> 23 cm 

3.5(35) 

NO RIGE la separación del refuerzo m1nimo. 

Verificar si: 

Secc. 2 .1. 5b 

= 1.5(0.8)35(50)(12.65) = 26,565 kg < Vu = 27:90 ton 

26.56 .(. 27.90, Por consiguiente, la separación máxima de 
estribos debe ser d/4 = 50/4 = 12.5 cm. 

Por lo tanto hay que colocar estribos del #4 con 2 ramas a @ · 
12.5 cm. 

Verificar si 

> 2 Fr bd 

= 26.56 

ff* e 

(2/1.5) = 

Secc. 2 • 1. 5b 

35.42 >27.90 ton í 

Y por consiguiente, es adecuada la sección sumministrada de b= 35 
cm.; d =50 cm. 

6. Determinar el punto apartir del cual, la separac~ión de los // 
estribos puede ser s = d/2. 

Puede tenerse una separación d/2 = 25 cm, partir de un cortante Vu 
~ 2f>.56 ton. 

(, 
25.65 

X = 4.50 - ----- (4.50) = 0.67 m. a partir del paño del apoyo. 
30.15 

Enseguida se muestra un croquis con la disposición definitiva de 
los estribos. 

1~ 
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7.5.4 Ejemplo 7.1: Disei\o 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 exterior torsionante 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 peso normal 

fy = 4,200 kg/cm2 

Tu = 86'200 kg.cm; 
Tu = 345'000 kg. cm. 

Diseño del refuerzo en el alma necesario para esta sección. 

Solución 

(a) Torsión de equilibrio: 

Momento torsiona/ facto.rizado (Paso 1) 

y 

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: 

E x2y = 352 x 65 + 2(102 x 30) = 85'625 cm3 

<1>(0.13 ~ Ex2y) = 

= 0.85(0.13rJ28o ( 85'625) = 158'332 kg-cm <Tu 

Por consiguiente, se deben colocar estribos 

Diseño de estribos cerrados para torsión. (Paso 2) 

Tu 570'000 

Tn = --- ----------- - 670'588 kg-cm 
cf> 0.85 

í 



Supóngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 65- S = 60 cm 

by¡d 35 X 60 
Ct = ~ = 85'625 = 0.0245 ... x y 

0.21~(85'625) 
Te = -r==~~~==~~~f=~ = 295'334 kg-em 

[ 
0.4(6 1 800) ] 2 1 + 0.0245(570 1 000) 

Suponga también, que tanto Te como Ve son 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 

S 

T S 375'254 

------------- = --------------------------- = 
4'200(0.83)30.24(60.24) 

Diseño de los estribos para cortante (paso 3) 

0.059 cm2/cm/1 rama 

i 

Ve= 0.5-JfTC bwd = 0.5~(35)60 
,)1 + [2.5Ct(Tu/Vu)J2 \11 + [2.5(0.0245)570 1 000/6'800]2 

= 3'359 kg 



6'800 
Vs = Vn - Ve=--------- - 3'359 = 4'641 kg 

0.85 

Av Vs 4'641 

= ----- - -------------- - 0.018 cm2/cm/dos ramas 
S fyd 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 = -------------------------------------------------------- - -------- -

Avtfs requerida 0.136 

= 10.5 cm 

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 + 2At = --------- = ----------------- = 

fy 4'200 

= 0.31 cm2 < 1.42 cm2 

Area proporcionada= 1.42 > 0.31 cm2 

:u¡ 

í 



Diseño del acero longitudinal para torsión (Paso 5) 

x1 + Y1 

A¡_= 2At ------------ = 2(0.059)(30.24 + 60.24) = 10.68 cm2 

S 

También: 

[
28 S Tu 

A¡ = t¡:" "'T_u_+-:--;V,;=u-/"'3""C:-t 

(O substituyendo 3.5 bw5lfy por 2At, aquella que controle): 

= 0.31 cm2 < 2At = 2(0.059)1 0.68 = 1.26 cm2 

Use 2A¡ = 1.26 cm2. Por consiguiente: 

"~ =. 4'200 6'800 1 ·'-6 10.5 
"' [28(35)10.5 570

1
000 - " 1 [30.24 + 60.24] 

570'000 + 3(0.0245) 

= 7.32 cm2 < 10.68 cm2 

Por lo tanto, colóquese A¡_ = 1 0.68 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 en las esquinas superiores. Otro tanto 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 cm2, a una separación no mayor de 30 cm. e a c. Colóquense 2 varillas 
del No. 4 en cada zona. 

A¡_ 
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 torsionat 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) -J28o(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) 

Dado que Tu = 345'000 kg-cm es mayor que cf¡(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 cf¡( fe Ex2y/3) si la 

torsión exterior excede este valor. 

cf¡( fe E x2y/3)= 0.85(-J28o)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, 

0.21~(85 1 625) 
--r=~~~~~~~~~~ = 286'420 kg-cm 

0.4(6 1 800) ]2 1 + 0.0245(345'000) 

T s = T n -Te= 345'000/0.85 - 286'420 = 119'463 kg-cm 

S 



119'463 

= ------------- = ------------------------------------ = O. 0188 cm2/cm/1 rama 
S fy a1X1Y1 4'200(0.83)30.24(60.24) 

Diseño de los estribos para cortante (Paso 3) 

= -r========o~·~5~~28~o~3~5~(~6~o~)========~ 
.Jl + [2.5(0.0245) (345 1 000/6 1 800) )2 

= 5'382 kg 

Vs = Vn - Ve = 6'800/0.85 - 5'382 = 2'618 kg 

2'618 

= ------ - 0.0104 cm2/cm/2 ramas 
S 4'200(60) 

Estribos cerrrados combinados para torsión y cortante (Paso 4) 

Avt 2At Av 

----- = ------- + ----- = 2(0.0188) + 0.0104 = 0.048 cm2tcml2 ramas 
S S S 

Coloque estribos del #3 con un área de 2 x O. 71 = 1.42 cm2 (9.5 mm. de 
diámetro}, y se tiene: 

área del estribo As 

S = - 1.42/ 0.048 = 29.6 cm 
área requerida Avtls 

separación máxima permisible Smax = (x1 + Y1 )/4 = (30.24 + 60.24)/4= 22.6 

cm < 29.6cm 

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 

í 



Diseño del refuerzo longitudinal para torsión (Paso 5) 

x1 + Y1 

A¡ = 2A1 ---------- = 2(0.0188) (30.24 + 60.24) = 3.40 cm2 

S 

3.5t>ws 3.5(35)22.5 

= ----------------- = 0.66 < 2Ats = 2(0.0188)22.5 = 0.85 cm2 

fy 4,200 

Por consiguiente: 

A¡- 4'200 6 1 800 - 0 • 85 22.5 
- [ 2 8 (3 5 ) 2 2 • 5 ___ :::_3 4..:.:5::.___;' 0:..:0:..;0:-.--,=,---- ] [ 3 o • 2 4 + 6 o • 2 4 ] 

345'000 + 3(0.0245) 

= 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). 
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TORSION 

7.1 INTRODOCCION 

En las construcciones monoliticas de concreto, la torsión ocurre 
principalmente cuando la carga actúa a cierta distancia del eje 
longitudinal del elemento estructural. Una viga en el extremo de un 
tablero de piso, una viga de borde que recibe la carga de un solo 
lado, una marquesina, o una cubierta para parada de autobuses que 
se proyecta de una viga monolitica apoyada en columnas, vigas 
periféricas que circundan la abertura en un piso, o una escalera 
helicoidal, son ejemplos de elementos estructurales sujetos a 
momentos de torsión. Ocasionalmente, estos momentos provocan 
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse 
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad 
admisibles, a menos que se dote de un refuerzo especial para 
torsión. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamiento en 
la falla de una viga sujeta a torsión. Muestran el plano curvilineo 
de torsión provocado por los momentos torsionantes impuestos. En 
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es tan 
severa la magnitud del daño debida a la torsión como se aprecia en 
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribución de esfuerzos en 
la estructura. Sin embargo, deberá siempre evitarse la pérdida de 
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un diseño 
apropiado del refuerzo necesario para torsión. 

La introducción al 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 mayoría de las vigas de concreto sujetas a torsión son 
componentes de rectángulos. Estas son normalmente, secciones con í 1 

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. Sir 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 elastico Te• 

(a) 
J 



Cuando tiene lugar la deformación en la barra circular, se 
supone que el eje del cilindro circular permanece recto. 
Todos los radios de una sección transversal también permanecen 
rectos (esto es: sin alabearse) y giran el mismo ángulo respecto al 
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento 
plástico, el esfuerzo en el anillo plástico exterior se conserva 
constante, en tanto que el esfuerzo en el núcleo interior permanece 
elástico, como se muestra en la Fig. 7.1. Cuando toda la sección 
transversal se plastifica, b = o y el esfuerzo cortante 

(b) 

donde vtf es el esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de 
torsión T , donde el índice 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 así como 
circunferenciales, con valor cero en las esquinas de la sección y 
el centroide del rectángulo, y valores máximos en la periferia al 
centro de los lados, como se aprecia en la Fig. 7.2. El esfuerzo 
cortante torsional máximo ocurrirá en los puntos medios A y B de la 
mayor dimensión de la sección transversal. Estas complicaciones, 
además del hecho de que las secciones de concreto reforzado no son 
ni homogéneas ni isótropas, hacen dificil desarrollar formulaciones 
matemáticas exactas basadas en modelos físicos tales corno las 
ecuaciones (a) y (b) para secciones circulares. 

Por más de 60 años, el análisis torsional de los elementos de 
concreto se ha basado , en ya sea, ( 1) la teoría clásica de la 
elasticidad desarrollada a través de formulaciones matemáticas 
asociadas a las verificaciones de la analogía con la membrana (St. 
venant), o (2) la teoría de la plasticidad representada por la 
analogía con el montón de arena (Nadai). Ambas teorías fueron 
esencialmente aplicadas al estado de torsión pura. Pero se 
descubrió experimentalmente que la teoría 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 desarrollos de la 
torsión aplicados al concreto y el concreto reforzado han tenido 
lugar en esta última dirección. 



7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO SIMPLE 

7.2.1 Torsión en los Materiales Elásticos 

En 1853 St. Venant presentó su solución al problema torsional 
~lástico con alabeo debido a la torsión pura que se desarrolla en 
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostró . el 
significado f isico de las formulaciones matemáticas mediante su 
modelo de la analogia con la membrana. El modelo establece 
relaciones particulares entre la superficie deformada de la 
membrana cargada y la distribución de los esfuerzos torsionantes en 
una barra sujeta a momentos de torsión. La Fig. 7. 3 muestra el 
comportamiento de la analogia con la membrana para formas 
rectangulares y en L. 

Para pequeñas deformaciones, puede demostrarse que la ecuación 
diferencial de la superficie de la membrana deformada tiene la 
misma forma que la 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 max1ma de la membrana en 
cualquier punto es proporcional a la magnitud del esfuerzo cortante 
en el punto correspondiente en el elemento real; (3) el momento de 
torsión al que está sujeto el miembro real es proporcional al doble 
del volumen bajo la membrana deformada. 

Puede verse en las Figs. 1.¿ y 7.3b que el esfuerzo cortante 
torsional es inversamente proporcional a la distancia entre las 
lineas de contorno. Mientras más próximas entre si se encuentren 
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusión antes 
expresada que el esfuerzo máximo de torsión ocurre al centro del 
lado mayor del rectángulo. De la analogia con la membrana, el 
esfuerzo máximo tiene que ser proporcional a la . pendiente más 
pronunciada de las tangentes-en los puntos A y B. 

Si ó = 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 • ' 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: 

( 7. lb) 

1 . 
1 

-------.. 
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donde las k son constantes. El correspondiente momento torsionante 
Te es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o 

Te~ 2 ( 213 ó bh) =k2 ó bh 
o 

Te = k 3b 3hG 

De las Ecs. 7.lb y 7.lc, 

vt(max)= 
Teb 

'::::! -----

( 7. le) 

( 7. ld) 

El denominador kb3h en la Ec. 7.ld representa el momento polar de 
inercia J de la secciÓ.n. La comparació.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 ecuación para la secciÁn 
rectangular toma en cuenta las deformaciones unitarias debidas al 
alabeo. La ecuaci6n 7.ld puede simplificarse m/s aJn para quedar: 

vt(max) = ( 7. 2) 

También puede establecerse para proporcionar el esfuerzo en los 
planos dentro de la sección, tal como un rectángulo concént~ico de 
dimensiones x y y, donde x es el lado más corto, de tal manera que: 

Te 1; 
vt(max) = (7,3) 

kx2y 

Al usar el enfoque de la analogia con la membrana, es importante 
notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a 
otro a lo largo del mismo eje como ABen la Fig. 7.3, a causad~ la 
pendiente cambiante de la membrana análoga, tornando largos los 
cálculos para el esfuerzo cortante torsional. 

7.2.2 Torsión en los Materiales Plásticos 

Como se ha indicado antes, la analogia plástica del montón de arena 
proporciona una mejor representación del comportamiento de los 
elementos frágiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsión 
pura. El momento torsional es también proporcional al doble del 
volumen bajo el montón y el esfuerzo cortante torsional máximo es 
proporcional a la pendiente del montón de arena. La figura 7.4 es 
una ilustración bi y tridimensional del montón de arena. El momento 
torsionante TP en la Fig. 7.4d es proporcio~al al doble del volumen 
del montón rectangular que se muestra en las partes (b) y (e). 
También puede reconocerse que la pendiente de los lados del montón 
de arena como una medida del esfuerzo cortante torsional es 



constante en el enfoque de la analogia con el mont6n de arena, e;~ 
tanto que es continuamente variable en el de la analogia con la 
membrana. Esta caracteristica del montón de arena simplifica las 
soluciones considerablemente. 

7.2.3. La Analogía del Montón de Arena Aplicada a las Vigas 
en L 

La mayoria de los elementos de concreto sujetos a torsión son 
secciones con patines, m~s comúnmente las vigas en L que comprenden 
las vigas externas de un piso estructural. Se elige la viga en L de 
la Fig. 7.5 para aplicar el enfoque del montón de arena plástico 
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuer;:u.,; 
cortantes a los que está sujeta. 

El montón de arena se reparte en tres volúmenes: 

·
1
va1 = La pirámide que represe2ta una forma cuadrada de 

sección transversal = y 1b W/3 · 

= La porción en pabellón del alma que representa 
una forma rectangular de la sección transversal 
= y 1bw(h- bwl/2 

v3 = El pabellón que representa el patin de la viga, 
transfiriendo la parte POI a NQM = y 2hf(b-bwl/2 

El momento torsionance es proporcional al doble del ·volumen 
montones arena; por consiguiente: 

[ :~~~~ + :~~~~~=~~: + .:~~~~~=~~: J 
3 2 2 

(7.4) 

de .los 

También, el esfuerzo cortante torsional es proporcional a la 
pend~ente de los montones de arena; por lo tanto: 

vtbw 
yl = 

2 
( 7. S a) 

Vthf 
Y2 = ( 7. Sb) 

2 

Substituyendo y 1 y y 2 de las Ecs. 7.5a y 7.5b, en la Ec. 7.4, se 
obtiene: 

vt(max) = 
Tp 

---------------------------------
(b2w/6) (3h - bwl +(h2 f/2) (b - bwl 

( 7. 6) 



Si tanto il numerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen 
por (bwhl y se arreglan los términos, se obtiene: 

Tph(b0) 2 

vt(rnax) = -------------------------------------
(1/6(3 -bwfh)] + ~(hffbw)2(b/h -bwfh) 

(7.7a) 

se supone que Ct es el denominador en la Ec. 7.7a y 
= CtCb0J 2 , la Ec. 7.7a se convierte en 

vt(rnax) (7.7b) 

donde JE es el momento polar de inercia equivalente y una función 
de la forma de la sección transversal de la viga. Nótese que la Ec. 
7. 7b es similar en forma a la Ec. 7. ld de la analogia con la 
membrana, excepto por los valores diferentes de los denominadores J 
y JE. La ecuación puede de esa forma aplicarse a secciones 
rectangulares haciendo que hf = O. 

También debe reconocerse que el concreto no es un material 
perfectamente plástico¡ por consiguiente, la resistencia real a la 
torsión de la sección de concreto simple tiene un valor que yace 
entre los valores de las analogias con la membrana y la del montón 
de arena. · 

La ecuación 7. 7b puede establecerse de nuevo designando T
0 

= 
Te corno la resistencia nominal a la torsión del concreto simpjl.~ y 
vt(rnax) = vtc• empleando la terminologia del ACI, de tal rnanera;que 

( 7. S a) 

(7.8b) 

donde x es la menor dimensión de la seccion rectangular. 
El extenso trabajo de Hsu y confirmado por otros, · ha 

establecido que k 2 se puede tomar igual a 1/3. Este valor se 
originó en la investigación de la teoria de la flexión oblicua del 
concreto simple. También se estableció que 1. 59 lf7 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~c' e introduciendo k 2 = 1/3 en la Ec. 7.8, resulta 

Te= 0.21v~ x2y (7.9) 

donde x es el lado más corto de la sección rectangular. El alto 
factor de reducción de 2.5 tiene por objeto compensar algún efecto 
de los momentos flexionantes que pudiese estar presente. 

Si la sección transversal es en T o en L, el área se puede 
descomponer en rectángulos, como en la Fig.7.6, tal que 

(7. 9b) 



7.3 TORSION EN LOS LOS ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO 

En las estructuras de concreto rara vez ocurre la torsión sin estar 
acompañada por la flexión y el cortante. Los párrafos precedentes 
deberán proporcionar un antecedente suficiente de la con~ribució~ 
del concreto simple en la sección, en lo que concierr.e 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 podria, en muchos casos, ser menor a 
cuando resiste s6lo, los mismos momentos factorizados de torsió~ 
externa. 

La 
resistir 
elemento 
sección. 

inclusión de refuerzo longitudinal y transversal para 
parte de los momentos torsionantes, introduce un nueve 
en el conjunto de fuerzas y momentós que actúan en la 
Si 

= la resistencia torsional nominal total requerida 
de la sección incluyendo el refuerzo 

= la resistencia torsional nominal del concreto 
simple 

T = la resistencia torsional del refuer~o 
S 

Entonces· 

o 
Tn = Te + Ts 

Ts = Tn - Te 

(7.10a) 

(7 .lOb) 

con objeto de estudiar la contribución de las varillas 
longitudinales de acero de· tal manera que Ts --pueda eval'.larse, se 
tiene que analizar el sistema de fuerzas que actúan en ·las 
secciones transversales alabeadas del elemento estructural en e:. 
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 come 
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 diseño de los estribos para cortante. 

~- --

í 
1 



7.3.1 La Teoría de la Flexión Oblicua 

Esta teoría considera en detalle el desempeño de d~formació~ 
interno de la serie de superficies transversalmente alab~3das a le 
largo de la viga. Inicialmente propuesta por. Lessig, ~a tenidc 
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, ~attock, 
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este cam~o. T.T.c. 
Hsu hizo una contribución experimental importante · pata e::. 
desarrollo de la teoría de la flexión oblicua tal como se encúentra 
en la actualidad. 
En su reciente libro (Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrollo de la 
teoría de la torsión aplicada a las estructuras de conc:::eto y de 
cómo la t~.:;ría de la flexión oblicua formó las bases de las 
actuales disposiciones para la torsión del reglamente ACI. La 
complejidad del problema torsional puede permitir en este libro de 
texto, tan sólo el siguiente breve comentario. 

La superficie de falla de la sección transversal nor=al de una 
viga sujeta al momento flexionante M,,, permanece plana después de 
flexionarse, como se muestra en la 'l'ig. 7.7a. Si el ~omento d~ 
torsión Tu se aplica también, excediendo la capacidad de la 
secc1on, se desarrollan grietas en los tres lados de ::.3 secció~ 
transversal de la viga y esfuerzos de compresión en por~iones de::. 
cuarto lado a lo largo de la viga. Al continuar la carga torsiona::. 
al estado límite en la falla, resulta una superficie oblicua. de 
falla, debida a la combinación de los momentos; el torsio:-.ante Tu ;· 
el flexionante Mu. El eje neutro de la superficie oblicua y e'l área 
sombreada en la Fig. 7. 7b que denota la zona de compresi$n, no 
continuarán rectos, sino que subtienden un ángulo 8 varia=le eon e::. 
plano original de la sección transversal. 

Antes del agrietamiento, ni las varillas longitudina::.es ni los 
estribos cerrados dan una contribución apreciable a la rigidez 
torsionante de la sección. En la etapa de carga pos-::.erior a::. 
agrietamiento se reduce la rigidez de la sección, pero se 
incrementa considerablemente su resistencia a · la torsión, 
dependiendo de la cantidad y la distribución, tanto de las vari~las 
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarse que 
sólo puede lograrse una poca resistencia torsional adic~onal a 2a 
capacidad del concreto simple en la viga, a menos que se emplee~ 
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales. 

La teoría de la flexión oblicua idealiza la zona de compresió~ 
considerándola de un peralte 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 e: 
concreto. La Fig. 7.8a muestras las fuerzas que actúan en el plano 
flexionado oblicuamente. El polígono de la Fig. 7.ab da la 
resistencia al cortante F

0 
del concreto, la fuerza T1 de las 

varillas de acero longitudinales activas en la zona de compresión, 
y el bloque de la fuerza normal de compresión C0 . 

El momento torsionante T
0 

de la fuerza cortante resistente F_ 
generada por el área sombreada del bloque de compresión en la Fig: 
7.8a, es por lo tanto: 

'· 
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ces 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 Fe en términos del esfuerzo interno en el 
concreto, k 1 f' C' y las constantes torsionales geométricas de la 
sección, k 2x 2y, llevaron a la expresión 

T = e 
2.4 

(7.llb) 

Las fuerzas de espiga Fx y F se suponen proporcionales a las 
áreas de la sección transversal d~ estas varillas. Si se establece 
una relación entre la proporción de la resistencia dada por las 
fuerzas de espiga F~ y Fy y la resistencia torsional de las fuerzas 
Fe de los anillos, los momentos torsionantes serán las sumas 

:!: FV(~x1 ), ¡ F¡.:(~y0 ), rFy(~x0 ), 1: T1 (~x0 ) 

Las dimensiones x 1 y y 1 son, respectivamente, la menor y la mayor 
dimensión centro a centro de los estribos rectangulares cerrados, y 
las dimensiones x

0 
y y

0 
son las correspondientes dimensiones centro 

a centro de las varillas longitudinales en las esquinas de los 
estribos. La· expresión resultante para la resistencia torsional, 
Ts, suministrada por los anillos y el acero longitudinal en la 
sección rectangular, es 

Ts = á 1 ~!:!~=~ (7.12) 
S 

dond7 cc 1 = 0.66 + 0.~3y1 ¡x 1 , de tal manera que ~1 momento 
tors~onante nominal de res~stenc1a, es Tn = Te + Ts, o 

2.4 2 
--- X y.!f'_ 
./X e 

yl ~!:!~:::L + (0.66 + 0.33--) ( 7. 13) 
x 1 s 

7.3.2 La Teoría de la Analoqia 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, 



Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento posterior fue 
introducido por Collins y Mitchell (Ref. 7.11) corno una teoría del 
campo de compresión. La analogía 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 corno miembros a tensión diagonal, 
una armadura en el espacio compuesta por los estribos, y las fa)as 
idealizadas de concreto a 45" entre las grietas se utilizan come 
los miembros a compresión, como se muestra enm la Fig. 7.9. 

En esta teoría se supone que la viga de concreto se comporta 
en torsión en forma similar a un cajón de paredes delgadas con u~ 

. flujo de cortante constante en la sección transversal de la pared, 
produciendo un momento torsionante constante. El uso de secciones 
huecas en las paredes en vez -de sólidas, demostró que se obtiene 
esencialmente el mismo momento torsionante último, siempre que las 
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusión sale a relucir a 
partir de los ensayes que han mostrado que la resistencia a la 
torsión de las secciones sólidas está compuesta de la resistencia 
de la jaula de estribos cerrados, que consisten de barras 
longitudinales y estribos cerrados, y los idealizados puntales a 
compresión inclinados de concreto en el plano de las paredes de l.a 
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• e:-. 
el espacio. En este código, el espesor efectivo de la viga huec~.se 
toma como 1/6 D0 , donde D0 es el diámetro del círculo inscrito 1 e~ 
el rectángulo .que conecta las varillas longitudinales de las 
esquinas, o sea, D = x0 en la Fig. 7.9. En resumen, la ausencia 
del núcleo no afec€a la resistencia en torsión de tales miembros, 
de ahí la aceptación del. enfoque de la analogía con la armadura 
espacial basada en secciones huecas. 

Si el flujo de cortante en las paredes de la secc1on en caJa~ 
es ¡t, donde r es el esfuerzo cortante, y F es la fuerza de tensiór:. 
en cada var.illa longitudinal en las esquinas, la ecuación del 
equilibrio de fuerzas seria 

4F 
rtxo 

= 2 ----- + 2 
TtYo 

(7.14) 
tan ID tan ID 

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 fv es la 
resistencia de fluencia del estribo con separación a una distancia 
s, entonces 

(7.16a) 



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 

f AlfyAtfy 
T n = 2x0 y 0 'J -----------

2s(x0 + y0 ) 

Para el caso de volúmenes iguales de 
transversales (esto es: 0 = 45•) 
resistencia Tn en la falla, seria 

T = n 

(7. 17) 

acero longitudinal y estribos 
el momento torsionante de 

( 7 • 18) 

Nótese la similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrollada para la 
teoria de la flexión oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada por 
la teoria de la analogia con la armadura espacial. 

7.4 DESEMPEÑO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE 
TORSION, CORTANTE Y FLEXION 

7.4.1 Torsión y Cortante Combinados 

Hasta ahora, esta discusión ha presentado el mecanismo resistente 
interno y las fuerzas acompañantes, momentos y esfuerzos en el 
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural 
unidimensional está sujeto a momentos torsionantes. cuando la 
torsión externa está acompañada por cortante externo, la m.i,sma 
sección está sujeta a mayores esfuerzos cortantes debido al efecto 
combinado de los 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 
dimensional de interacción que relaciona la torsión al cortante: 

1. Miembro sin acero en el alma: 

2 

+ '--(7.19a) 

. ' 

·' 
1 . 

1 



Te y Ve son la torsión y el cortante nominal extern~s cuando 
actúan simultáneamente. Tco y V co son los valores :1ominales 
para la torsión y el cortante cuando cada uno actúa 
separadamente. 

2. Miembros reforzados, para la combinación de torsión y cortante: 

~ 1.0 (7.19b) 

Tn y Vn representan las resistencias nominales de torsión ·¡ 
cortante para resistir Tu y Vu cuando actúan simultáneamente. 
T00 = Te + Ts representa la resistencia torsional nc~inal de: 
alma reforzada cuando la torsión pura actúa sola en la 
sección; Vno = Ve + Vs representa la resistencia nominal a~ 
cortante del alma reforzada cuando el cortante solo actúa er. 
la secc~on. La ecuac~on 7.19a se puede anotar de nueve 
utilizando el valor aproximado de Te de la Ec. 7.11~ y Ve de 
la Ec. 6.9 para el alma sin reforzar: 

(;:;~¡;~:-r-~·;)' + (;:;¡;;;-~;)' <' LO (' .20) 

En el caso del alma reforzada sujeta a torsión y cortanta 
combinados, tiene que establecerse un límite superior parJ Tnc 
y V para asegurar que el refuerzo del alma fluya en e_ 
esta~o límite de falla. con base en los resultados de ensayes, 

~x2y 
Tno 5 3. 2.ffi'c -----

3 
y 

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en 

( c.;=t~·;-)' {;:;;~;-~;-)' ~ LO 
(7.21) 

Al comparar las Ecs. 7.20 y 7.21 puede verse que Tn = 5Tc. E: 
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requerir que 

Ts ~ 4Tc (7.22) 

pues de otra manera, la sección deberá incrementarse. 
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7.4.2 Torsión y Flexión combinadas 

cuando la flexión actúa simultáneamente con la torsión, la 
capacidad a la flexión de la sección se reduce drásticamente. Como 
resultado, el agrietamiento debido al esfuerzo cortante torsional 
se genera a niveles bajos de la carga. La figura 7.llc muestra el 
vector resultante ~ para los momentos de flexión y torsión 
combinados que provocan el alabeo de la sección, corno se muestra en 
la Fig. 7.7b. 

De manera similar al caso de la 
combinados, se establece una relación de 
la torsión con la flexión cuando ambas 
Tiene que suponerse que la sección está 
compresión y de tensión. 

torsión y el cortante 
interacción relacionando 
actúan simultáneamente. 
reforzada con acero de 

Se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables 
las siguientes expresiones de interacción: 

1. Cuando fluye el acero de tensión en la zona de tensión, 

o=~J- ,~ -~~) p.,., 
2. Cuando ocurre ra fluencia de tensión en la zona de flexión de 

compresión, 

= 1 + r (7.23b) 

= momento nominal torsional resistente eqivalente a Tu/0 
= resistencia nominal torsional del alma reforzada cuando 

actúa sola la torsión pura 
= momento nominal resistente a flexión MU/0 
= resistencia nominal a la flexión cuando ésta actúa sola 

r = ~~=L 
A'sfy 

7.4.3 Flexión, Cortante y Torsión Combinadas 

Una combinación de estos tres parámetros resulta en una superficie 
tridimensional de interacción. El alcance del libro· limita la 
posibilidad de una discusión profunda. La expres~on aplicable 
resulta de la superposición del efecto de la torsión y el cortante 
combinados con el efecto de la flexión y la torsión combinadas a 
partir de los dos casos de interacción de las Secciones 7. 4. 1 y 
7.4.2. El ACI requiere (1) el cálculo del acero transversal en el 
alma, para cortante; adicionándolo al acero transversal en el alma 
calculado para torsión; y (2) el cálculo de acero longitudinal para 
torsión, adicionándolo al acero de tensión para flexión, pero 

1. 
1 

- --...:':% 
. --
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la secció~ 
transversal. 

7.5 DISEÑO DE. VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COMBINACION 
DE TORSION, FLEXION Y CORTANTE 

7.5.1 Desempeño Torsional de las Estructuras 

El momento de torsión que actúa en un cierto componente estructura: 
tal corno una viga de orilla se puede calcular utilizando los 
procedimientos normales del análisis estructural. El diseño de un 
componente en particular necesita basarse en el estado limite de 
falla. Por consiguiente, el comportamiento no lineal de un sistema 
estructural después del agrietamiento torsional se debe identifica= 
en una de las dos siguientes condiciones: (1) no hay redistribució~ 
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 s: 
intersectan. 

Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsión en las vigas 
estáticamente determinadas se pueden evaluar de las solas 
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un diseñ:: 
para el momento total factorizado exterior de torsión, ya que no es 
posible la redistribución de los esfuerzos torsionantes. Ce~ 
frecuencia a este estado se le llama torsión de equilibrio. Una 
viga de orilla que soporta una marquesina en voladizo, como ¡en la 
Fig. 7.13, es un ejemplo de ello. 1 

La viga de orilla tiene que diseñarse para que resista la 
totalidad del momento externo faetorizado de torsión debido a la 
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experil:::.entará u:-. 
colapso. La falla seria ocasionada por la viga al no satisfacer las 
condiciones de equilibrio de las ·fuerzas y los momentos que 
resultan de la gran torsión exterior. . 

En los sistemas estáticamente indeterminados, las suposiciones 
relativas a las rigideces, la compatibilidad de las deformaciones 
en las uniones, y la redistribución de los esfuerzos pueden afecta= 
los esfuerzos resultantes, llevando a .·una reducción de les 
esfuerzos resultantes ·de cortante torsional. Se permite una 
reducción en el valor del momento factorizado que se utiliza en el 
diseño del miembro, si parte de este momento se puede redistribuí= 
a los miembros que se intersectan. El Reglamento ACI permite u:~ 
momento torsional factorizado máximo en la sección critica d a 
partir del paño de los apoyos: 

Tu = ~(~ _f;;~:J (7 .24) 
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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 0(1f'c ~x2 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 B2 aplican momentos de torsión Tu en las secciones 1 
y 2 de la viga de orilla ABen la Fig. 7.14b. Las magnitudes de las 
rigideces relativas de la viga AB y las transversales 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, asi corno al centro de los claros de las vigas B2 . Tu en 
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la sección 
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partir de 
la Ec. 7.24. 

_lx2y 
T = 0 (.lft: ----- ) u e 

3 

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 1' 
d~señar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de 1 

torsión se desprecian, si 

(7.25) 

cuando el momento torsionante factorizado Tu excede 0(0.13 
Jf'c), el Reglamento ACI requiere que el alma de concreto simple se 
diseñe en secciones para 

y 

V·= e 

o. nff' e L. x2y 
T = ------------------

e /1 + (0.4VufCtTu) 2 

(7.26a) 

• 

(7.26b) 

Las ecuaciones 7.26a y 7.26b se derivan de la Ec. 7.20 
suponiendo que el cociente del momento torsionante respecto a la 
fuerza cortante permanece constante a través de la historia de 
carga. Cuando se toma en cuenta la contribución del refuerzo para 
torsión, el ACI limita la fuerza de torsión Ts resistida por el 
acero a un valor que no exceda 4Tc, como se ve en la Ec. 7. 22. 



7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsión 

Corno se indica en la Sección 7. 3. 1, sólo se puede legrar una 
importante resistencia adicional a la torsión debida al refuerzo 
para torsión, s~ se emplean tanto estribos corno varillas 
longitudinales. En forma ideal, deberán colocarse volúmenes iguales 
de acero tanto de estribos cerrados como de · varillas 
longitudinales, de tal manera que ambos participen por igual para 
resistir los momentos de torsión. Este principio es la base de las 
expresiones de ACI para diseñar el acero torsional en el alma. ·si s 
es la separación de los estribos, A1 es el área total del acero de 
las varillas longitudinales de· la sección transversal, y At es la 
sección transversal de una rama del estribo, donde las di~ensiones 
del estribo son x 1 en la dirección corta y y 1 en la direcciór:. 
larga, entonces: 

(7.27a) 

de tal manera que 

2At = (7. 27b) 

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 

Atotal = 2At + 
xl + Y1 

Pero, de la Ec. 7.12 

/. 
1 

(7.28a) 

Tss 
At = -------- ( 7. 28b) 

«lxlylfl 

donde oc 1 = 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 = Tri- T0 (7.29) 

De la Ec. 7.27b, y empleando la expresión de ACI para At para la 
torsión y el cortante combinados, donde 

------ -----------
fy Tu + Vu/3Ct 

el refuerzo torsional longitudinal se-puede expresar como 



28 X S xl X yl 
(7.30) Az = 

S 

donde Ct = b d(I. x 2y. El término 2At; en la Ec. 7. 30 no puede ser 
menor que 3.~wsff , puesto que este valor es el minimo 2At; para 
que los estribos t~sionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se 
presenta una discusión completa· y una derivación detallada de la 
Ec. 7. 30. 

Puede compensarse una reducción en los estribos mediante un 
incremento en el acero longitudinal siempre que el volumen del 
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separación s de 
los estribos es pequefia, de tal manera que 2At; sea 
considerablemente mayor que el valor minimo 3.5bwsffy, no es poco 
común que A1 de la Ec. 7.30 dé un valor negativo, de ~al manera que 
se invoque A1 minimo de la Ec. 7. 27a para volúmenes iguales de 
estribos y varillas longitudinales; esto es: 

xl + Y1 
A1 = 2At; ------

s 
(7.31) 

El área total Avt de los estribos cerrados para la torsión y 
cortante combinados se convierte en 

S 

3.5bws 
~ ------

fy 
(7.32) Avt = 

S 

7.5.3 Procedimiento de disefio para la Torsi6n y Cortante Combinados 

Lo que sigue es un resumen .de la secuencia recomendada de los pasos 
para el disefio. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo que 
describe la secuencia de las operaciones en forma gráfica. 

1. Clasifique si la torsión aplicada es torsión de equilibrio 
o de compatibilidad. Determine la sección critica y 
calcule el momento torsionante factorizado Tu. La sección 
critica se toma a una dista~cia d del pafio ael apoyo. Si 
Tu es menor que 0(0.13/flcix y), se pueden despreciar los 
erectos de la torsión. (Secc. 11.6.1). 

2. Calcule la resistencia nominal torsional Te del alma de 
concreto simple: · 

T = e 
0.210c !x2y 

------------------
/1 + (0.4VufCtTu) 2 

Ec. ACI 11.22 

donde Ct = bwdfEx2y. Los miembros sujetos a una tensión 
axial importante se pueden diseñar para un valor de T0 
que se multiplica por (1 + Nu/35 A9 ), en que Nu es 
negativa para tensión. (Secc. 11.6.6.2). 



Verifique si Tu excede ~Te. Si no es asi, desprecie el 
efecto torsionante. Si asi ocurre, calcule el valor T5 de 
esa porción del momento torsionante que será resistida 
por el refuerzo de acero. Para torsión de equilibrio 

Ts = Tn - Te 

Para torsión de compatibilidad 

- T e 

Ec. ACI 11.2.1 

ó 

la que sea menor. El valor de Tn tiene que ser al menos 
equivalente a Tuf~. Si Ts > 4Tc, incremente el tamaño de 
la sección. (Secc. 11.6.9.4}. . . 
Seleccione los estribos cerrados que se emplearán como 
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No. 
3 como minimo (9.5 mm. de diámetro). Si s es una 
separación constante de los estribos, calcule el área de 
una rama del estribo para torsión, para la separación 
unitaria: 

Ts 
At = --------

0( lxlylfy 
Ec. ACI 11.2 .3 

3. Calcule el refuerzo Ay requerido para cortante por unidad 
de espaciamiento en una sección transversal. Vu es la l 
fuerza cortante exterior factorizada en la sección 1 

critica, Ve es 1~ resistencia nominal al cortante del 
concreto en el a a, y Vs es la fuerza cortante que 
resisten los estri os: 

= 
S fyd 

donde Vs = vn - ve, Y 

V = e Ec. ACI 11.5 

El valor de Vn tiene que ser cuando menos igual a Vuf~. 

4. Obtenga el área total ~ de los estribos cerrados para 
torsión y cortante, y diseñe los estribos de tal manera 
que (Secc. 11.6.72 Comentario, Seccs. 11.5.5.3, 11.5.5, 
y Ec. 11-14): 

Avt = 
S 

Ay 3.5bws 
+ -- .?: ------

S / f 
y 



5. Calcule el área A1 del refuerzo longitudinal requerida 
para torsión, donde: (sección 11.6.9.3) 

Al = 
X¡ + Y¡ 

2At ------- Ec. ACI (11.24) 
S 

o 

Ec. (11.25) 

la que sea mayor. A1 calculada empleando la segunda 
expresión no necesita ser mayor a 

Al =(~~~~ ----:~------ - :::~~) ~!-~_:! 
fy Tu + Vu/3Ct fy s 

6. Arregle el refuerzo utilizando las siguientes 
directrices: 
(a) 

(b) 

(e) 

(d) 

(e) 

La separación s de los estribos cerrados deberá ser 
menor a (x1 + Y¡)/4 o 30 cm (Secc. 11.6.8.1). 
Las varillas long¡tudinales deberán quedar a 
separaciones iguales alrededor del perimetro de los 
estribos cerrados. La distancia entre las varillas 
deberá ser menor a 30 cm. y cuando menos una 
varilla longitudinal deberá colocarse en cada 
esquina. (Secc. 11.6.8.2 Comentarios). 
La resistencia a la fluencia del r~fuerzo para 
torsión no excederá de 4,200 kgfcm • (Secc. 
11.6.7.4). 
Los estribos que se usen para refuerzo de torsión 
deberán anclarse a través de una distancia d desde 
las fibras extremas en compresión. Los anillos 
cerrados con ganchos en los estribos logran este 
efecto. (Secc. 11.6.7.5). 
El refuerzo para torsión se suministrará al menos 
una distancia (d + b) más allá del punto requerido 
teóricamente, con objeto de cubrir cualesquier 
esfuerzos cortantes excesivos potenciales. (Secc. 
11.6.7.6 Comentarios). 

7.5.4 Bjeaplo 7.1: Dise6o del Refuerso en el Alma para la 
Torsi6n y el Cortante Combinados en una secci6n en T 

Una viga de sección en T tiene las dimensiones geométricas que 
se muestran en la Fig. 7.16. En la sección critica actüa una 
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de Vu 
= 6,800 kg. Está sujeta a los siguientes momentos de torsión: 
(a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio 

(b) de compatibilidad factorizado, 
y (e) de compatibilidad factorizado, 

Tu = 570,000 kg.cm; 
Tu = 86,200 kg.cm; 

Tu= 345,000 kg.cm. 

1· 
1 



Dados: 
Refuerzo para f~exión As = 22.59 cm2 
f'c = 280 kgjcm , concreto de peso normal 
fy = 4,200 kgjcm2 

Diseño del refuerzo en el alma necesario para esta.sección. 

So1uci6n 

(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: 

85,625 cm3 (secc. 
11.6.1.1) 

0(0.13 .[f,"c L x2y) = 
= 0.85 X 0.13 X j280 X 85,625 = 158,322 kg-cm < Tu 

Seccs. 11.6.2.2, 11.6.23. y Comentarios 

Por consiguiente, se deben colocar estribos 

Diseño de estribos cerrados para torsi6n.(Paso 2) 

Tu 570,000 
Tn = = ------- = 670,588 kg-cm 

. 0 o. 85 

0.21.¡¡;-c Lx2y 

1' 
1 

Te = J~-:-{~:~~:~~~;:)2 Ec. 11-22-

supóngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 65 - 5 = 60 cm 

llwd 35 X 60 
ct = ----- = ---------- = 0.025 

! x2y 85,625 
(ver Notación en el Cap. 11) 

0.21 bao (85, 625) 
295,548 kg-cm 

Suponga también que tanto Te como V~ son constantes para todos los 
propósitos prácticos al centro del claro dela viga. 

Ts = Tn - Te = 670,588 - 295,548 = 375,040 kg-cm Ec. 11.21 



supóngase un recubrimiento libre de 2.5 cm y estribos cerrados del 
#4. 

x1 = 35 - 2(2.5 + 0.64) = 28.73 cm 
y 1 = 65- ~(2.5 + 0.64) = 58.73 cm 

0(1 = 0.66 + 0.33(58.73/28.73) = 1.33 < 1.5 

Emplée Cl' 1 = l. 33 

Secc • 11. 6 . 9 

At Ts 375,040 
= 0.040 cm2 tcmf1 rama = --------- = -----------------------

S 4,200(1.33)i8.73(59.73) 

Diseño de los estribos para cortante {paso 3) 

0.5 ff'cbwd 0.5 /280(35)60 
= ------------------- = ------------------------------
}1 + [2.5Ct(TufVuJJ 2 )1 + [2.5(0.025)570,000/6,800] 2 

= 3,294 kg 
6,800 

- 3,294 = 4,706 kg 
0.85 

4,706 
= 0.'019 cm2tcmfdos ramas = = 

S 4,200(60) ' 1. 
1 

Estribos cerrados para torsión y cortante combinados (Paso 4) 

= + -- = 2(0.040) + 0.019 = 0.099 cm2 tcm¡ 2 ramas 
S S S 

Pruébese con estribos cerrados de} No. 4 (1.27 mm de diámetro). El 
área para las dos ramas = 2.54 cm . 

área de la seción transversal del estribo 2.54 
S = ------------------------------------------ = ----- = 

Avt_/s requerida 

= 25.7 cm 

separación máxima permisible, smax = 
(11.6.8) 

x1 + Y1 

4 

0.099 

28.73 + 58.73 
= ------------- = 

4 

= 21.9 cm< 25.7 cm 

Utilice estribos cerrados del 1 4 @ 21 cm c. a c. 



3.5bws 
Area minima de estribos requerida= Ay + 2At = 

3.5(35}21 
------ = --------- = 

4,200 

= 0.61 cm2 < 2.54 cm2 

Area proporcionada = 2.54 > 0.61 cm2 

Secc. 11.4 y Ec.11.16 

Diseño del acero longitudinal para torsión (Paso 5) 

X1 + Y1 
= 2At ------- = 2(0.040) (28.73 + 58.73) 

S 
= 7.00 cm2 Ec. 11.24 

También: 

28xs 
Ec. 11.25 

S 

(O substituyendo 3.5bwsffy por 2At, aquella que controle): 

3.5bws 
cm2 ------ = 0.61 < 

fy 
2At = 2(0.040)21 = 1.68 cm2 

Use 2At = 1.68 cm2 • Por consiguiente: r. 

6,800 
- l. 68) 

1 

A¡=(~~~=:~~=--· 
4,200 

570,000 28.73 + 58.73 
= 

21 
570,000 + --------

3(0.025) 

= 10.60 cm2 > 7.00 cm2 

Por lo tanto, colóquese A¡= 10.60 cm2 

Distribución de las varillas longitudinales de torsión 

El área del refuerzo longitudinal a distribuir es 10.60 cm2 • 
Supóngase que % A¡ se coloca en las -esquinas superiores. Otro tanto 
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas parf flexión. 
El área requerida en cada esquina es = 10.60/4 = 2.65 cm • El ¡rea 
requerida en cada costado vertical es también % A1 = 2.65 cm , a 
una separación no mayor de 30 cm. e a c. Colóquense 2 varillas del 
No. 4 en cada zona. 

~ A¡ ~ 
Al centro del claro LAs=--+ As= 2.65 + 22.59 = 25.24 cm 

4 
Colóquense 5 vars. del #8 en la zona de tensión; As = 25.35 cm2 
La figura muestra la geometria de la sección transversal. 



Solución 

(b) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional factorizado (Paso 1) 

Dado Tu = 86,200 kg-cm. Si se utilizan los resultados del caso 
(a), se tiene: 

0(0.13 ,/f'cí..x2y) = 0.85(0.13Jh80(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) 

Dado que Tu = 345,000 kg-cm es mayor que ~D(0.13!f'c x2y), se 
deben suministrar estribos. Puesto que esta es una torsión de 
compatibilidad, la secc~ón se puede diseftar para un momento 
torsionante de 0( .ffi e Z x y/3) si la torsión exterior excede este 
valor. (Secc. 11.6.3). . 

0(Jf7c 2x2y/3)= 0.85 J280 85,625/3 = 405,954 > 345,000 kg-cm 

Por consiguiente, la sección se disefiará para Tu = 345,000 kg-c~ 

Diseño de los estribos cerrados para torsión (Paso 2) 

Utilizando la Ec. 7.26b, 

0.21 ~~ 85,625 
T = e ----------------------- = 285,855 kg-cm 

Ts = Tn - Te.= 345,000/0.85 - 285,855 = 120,027 

At Ts 120,027 
= --------- = ----------------------- = 0.013 

S fy Ollx1yl 4,~0(0.83)30.48(60.48) 

Diseño 

kg-cm 

cm2 tcmf1 

de/los estribos para cortante (Paso 3~ 

0.5 ./f'cbwd 0.5 .(280 35(60) 

rama 

Ve = ~~-:(-;~~~~(;:¡;:jj2= ~~:(-;~~(~~~;~)(;~~~~~~~;~;~~)]2- = 

= 5,284 kg 



vs = vn - ve = 6,800/0.85 - 5,284 = 2,716 kg 

2,716 
= 0.011 cm2¡cm/2 ramas = = 

S 4,200(60) 

Estribos cerrrados combinados pa~a torsión y cortante (Paso 4) 

= 
2At Av 

+ -- = 2(0.013) + 0.011 = 0.037 cm2¡cmf2 ramas 
S S S 

Coloque estribos del #3 con un área de 2 x 0.71 = 1.42 cm (9.5 mm. 
de diámetro), y se tiene: 

área del estribo As 
S = -------------------- = 1.42/ 0.037 = 38 cm 

área requerida A-vt/s 

separación máxima permisible smax = (x1 + y 1)/4 = (29.04 + 59.04)/4 
= 22 cm < 38 cm 

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3@ 22 cm c .. a 
c. 

área minima de estribos requerida = 3.5(35)22/4,200 

área suministrada = 1.42 > 0.64 cm2 

= 0.64 cm2 

1 . 
1 

Diseño del refuerzo longitudinal para torsión (Paso 5) 

x1 + Y1 
= 2At: ------- = 2(0.013) (29.04 + 59.04) = 

S 

3.5bws 3.5(35)22 
= 0.64 < 2Ats = 2(0.013)22 ------ = -----------

fy 4,200 

Use 0.64 
Por consiguiente: 

6,800 
( 

28(35)22 
= ----------

4,200 

345,000 

345,000 + 

= 13.70cm2 > 2.29 cm2 
3(0.0245) 

= 0.57 cm2 

2 9 • 04 + 59. 04 
------------- = 

22 

Por consiguiente A¡ que se debe suministrar es igual a 13.70 cm2 . 

Distribución de las varillas longitudinales. Considérese el mismo 
criterio que se siguió en (a). 
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(a) .GRIETA DE CORTANTE EN EL ALMA 

/ ·'GRIETA INCIPIENTE 
GRIETA SECUNDARIA 

(bl GRIETA DE FLEXION Y CORTANTE 
FIG. 3. 1 
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FLUENC!A 1 

(b) FALLA POR FLEXION 

L 1 ~-
~ 
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(b) FALLA DE TENSION DIAGONAL 
Fig. 3.2 

J 
i 

Tipos de Grieta·& :iñcünadas' Fallas de Vigas Esbeltas 

_,
--- ___.r/ / 1 1 

t PERDIDA DE ADHERENCIA 
DEBfDA A LA GRIETA 

{o) SHEAR - TENSION FAILUilE 

. 4. 

(b) SHEAII: - COMPRESSION FAILURE 

Fig. 3.3 
.,~ •1 ro 2s 

Fallas Tipieas de COrtanten 
en las Vigas cortas 
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Fig. 3.4 
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TIPO DE FALLA 

1 FALLA DE ANCLAJE 

Í 2 FALLA DE APLASTAMIENTO 
3 FALLA DE FLEXION 
4 & 5 FALLA DE COSTILLA DE ARCO 
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a/4•0101 

MOdelos de Falla de Vigas 
de Gran Peralte 



(b) 

(C) 

Ca) Viga Agrietada en Torsión 

Esfuerz~s de compresión Diagonal 
que actuan a un ángulo 9 

Equit ibrio Longitudinal . "' 
Componentes longtudinales ae compresión diagonal ~ 
q/tan e por unldad de lo~itud 

del flujo d•~cortanto 

(d) Equilibrio 
Flujo de cortante, de esquina 
q por unidad de longitud 
alr~edor del perfmetro po 

Fig. 3. Modelo de Armadura para Torsi6n que muestra las fuerzas 
que actúan en el elemento. 
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dAbido a la torsión. 
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Sueprticie exterior efectiva 
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Fig. S. 

Espesor efectivo de la pared de un miembro en torsión. 
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Funciones del Refuerzo en 
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' Viga Aprpiadamente Detallada 

(c) Viga Oeficientemente Detallada 
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l) 
Falla de exculsión 
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Fig. 18. Consideraciones de detallado para· una viga sujeta 
a cortante yfo torsión. 



13.4 io.ips" 13.4 kip' 
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1 ~ \~ 1 ' 1 ~ \( \ 

( 
-.. ,.. " .. -. ...:; ~ ~ ~ . ,._ VIGA 781 

Acero longitudinal 

fy = 3,260 kg/cm2 
114.0 kip$ 

_ 1 1 • ,_/prrx , 1 1 

T 

1. { ' .J 

¡ ... u..--·2 

: . 

VIGA 782 fy= 3,890 kg/cm2 

VIGA 783 

PROPIEDADES DE LA SECCION TRANSVERSAL 

Estribos •2 fy= 3,500 kg/cm2 

Concreto f'c= 270 kg/om2 

Recubrimiento lateral= 1cm 
Acero Lon~itudinal 2*3 + 2#8 
Resistenc1as de fluencia, las mostradas 
d • 27 cm 

TreS-vigas con separaciones grandes de los estribos. 
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Fíg. 13.6 Variación de Vcfffcbwdcon la relación C1 TufVu, según la ecuación 
1 1.5. 

En la figura 13.7 se ilustran diversos tipos de distribución del refuerzo por cor
tante, dr acuerdo con las secciones 11.5.1.i y 11.5.1.2. 

1 1.5.5 Refuerzo m{nimo por cortante 

En general, todos Jos elementos de concreto sujetos a flexión deben tener una 
cantidad miniill8 de refuerzo por cortante, excerto para losas y zapa1as, nervaduras 
y vigas anchas de poco peralte (sección JI 5.5.1). Para elementos no presforzados se 
calcula el refuerzo mínimo por con ante requerido a partir de: 

bws 
=3.5-

fy 

e.:uación 11.14 

·La esencia de la ecuación 11.14 consistl' en que, cuando se utiliza el refuerzo mí
nimo por cortante, la resistencia total al cortante de una sección es Ve+ 3.5 bwd. 

EJEMPLO 13.1 Di•eño por cortante: Elementos sometidos •••lamente a cortante y 
flexión 

Determinar el tamaño y la separación de los estribos verticales en U, para una viga 
simplemente apoyada, con un claro de 9.14 m. -·.-. 

bw = 33 cm 

211 kg/cm' 
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t:ORTANTE 

Wu 0
' 6.7 t->n/m 

d 51c.n 

fy = 2 810 kg/cm' 

/ =d/266lcm _j 

~ 
1 ~ .l 

-
1 1 

Estribos Malla de alambre soldado 

4s• g--d/2 

K. :2§:-~ ... .,; ... =:::~ ~~ m~~= debecruzuunestnbo ~ 
Estribos inclinados Varillas longitudinales dobladas 

1 

~ 
---1 

1 
""" Combinación Espirale5 

Fig. 13.7 Tipos y distribución del refuerzo por cortante. 

Cálculo y análisis Referencill en el Reglamento 
Para este ejemplo, se supOi·!! que la carga viva está fija. de tal modo que el cortante 
de· diseño en el centro de) daro es igual a cero. (Se oh tiene un cortante de diseho 
mayor 1¡ue cero si se considera una carga viva parcial sobre el claro.) 

l. Determinar las fllerzas cortantes factorizadas @apoyo: l'u = 6.7 x 4.57 = 30.6 
ton. @distancia d del apoyo: V u =.30 6 - 6. 7 x 0.5 1 = 27.2 ton. 11.1.2 .1 

2. Detenninar la resistencia al cortanto proporcionada por el concreto. 

op Ve = op C'.53 J; '; bwd ecuaci•\n 11.13 

~ 0.85 X 0.53 f2ll X 33 X 51~ 11 013 = J(.0) tor 
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DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

3. Deten1·inar l:· distancia Xc desde el apoyo, más allá de la cu:tl el concreto puede 
soport:tr el ct,rtante total. 

Del dibujo (4.57- Xc)/4.51 = .p VcfVu en el apoyo 
:. X e= 4.57 [ 1 - (.p VcfVu)J = 4.57 [ 1 - (1 1 .01/30.6)] = 2.93 m 

4. Determinar la distancia Xm desde el apoyo hasta donde sea preciso proporcionar 
refuerzo mínimo por cortante (es decir,Jwta V u =.p Vc/2). 1 1.5.5.1 

xm = 4.57 [(30.6- 5.50)/30.6] = 3.75 m 

1 27.2 
V u ;; 30.6 ton 

Refuerzo extendido 
~a un punto 

donde V u = 
4>VJ2 . 

l ivc = 11.01 _j_~-+------~.,---
4>Vc/2 = S.SO J ',,, 

5. Determinar la separación requerida de los estribos en U. 

58 

Comentarios 
sección 11.5 .6 

Suponiendo estribos en U del # 4 (Av= 2.58 cm2 ) apénáice. F @ diJtancia d del 
apoyo: 

• (requerida)= 0.85 (2.58)2.8 (51)/(27.2- 1 1.01) = 19.4 cm 

Puesto que (V u - op VJ varf;, linealmente entre x = d, x = Xc y la separación 
requerida varía invenamente con (V,., - ¡p Ve), la separación requerida en cual· 
quier sección entre esos dos puntos se puede obtener directamente del valor J (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.~ = 38.8 cm 

6. Verificar la Separa. ión n: ;xirna pennisihle de los est' ibas. 

, (1111Íx) de Jos estni.os verticales <; d/2 = 25.5 cm 

o también <; 61 cm 

CORTANTE 

11.5.4.1 

, (rruí.x} de Jos estribos en U del # 4 correspondiente a Jos requerimientos 
mínimos de áreas de refuerzo 

'(rruí.x} =Av fy/3.5 bw = 2.58 {2 810)/3.5 x 33 

= 63cm 

ecuación 1 1.14 

:. '(11111X) = 25.5 cm 

Resumen 
Separación de los estribos utilizando estribos en U del# 4: 

11 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 t 
1 

@ 19 Do 2 @ 7.3.00 9 @ 2S S cm 
1.S cm S . cm 1 cm 1 · l 378cm = 3.78m 

6 estribos @ 19.00 cm 

2 estnbos @ 23.00 cm 

9 ertribol @25.5 cm 

EJEMPLO 13.2 Diseño por cortante con tensión axial 

Detenninar la separación que se requiere para estn"bos verticales en U, r·-::'~ una 

viga sometida a tensíón axial. 

f'c = 253 kg/cm2 (concreto ligero con arena; no se especificafcr) 

fy = 2 810 kg/cm2 

Md= ó.Olton-m 

M2 = 4.42 ton-m 

59 
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LOSAS 

I NTRODUCCI ON. 

Las losas son elementos estructurales cuyas dimensiones en 

planta son relativamente grandes en comparaci6n con su peralte. La 

funcion principal de estos elementos es la de transmitir a t~s 

trabes o las columnas las cargas normales a su plano, siendo 

frecuente que ademas tengan la funci6n adicional de distribuir los 

cortantes hori=ontales de sismo entre los diferentes elementos 

resistentes <marcos o muros 1. 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 

o bien formando huecos con moldes recuperables de pl~stico u otros 

materiales. Las losas aligeradas reciben a veces el nombre de lo~as 

i 
encasetonadas o reticulares. fig. 2. 

En algunos sistemas estructurales las losas se apoyan sobre 

muros o sobre vigas que a su vez se apoyan en columnas, mientras que 

en otros las losas se apoyan directamente sobre las columnas; las 

primeras reciben el nombre de Perimetralmente Apoyadas y las 

segundas el nombre de Losas Planas. En las losas planas se utilizan 

a veces ampliaciones en la zona de uni6n de la losa con la columna. 

figs. 3.a~ 3.b y 3.c. 

Como el tama"o de las vigas de apoyo de 1 as losas 

perimetralmente apoyadas puede ser cualquiera, las losas plan~5 

pueden considerarse como un caso particular de las 1 osas 



perimetralmente apoyadas, en el que las vigas se han ido reduciendo 

' ' de section hasta desaparecer. Analogamente las losas perimetralmente 

apoyadas puede visuali;:arse como losas planas, en las que se han '(, 

rigidi=ado los ejes que unen las columnas. Las losas apoyadas sobre 
1 

muros tambien pL•aden considerarse como un caso particular de los.as 

perimetralmente apoyadas con vigas infinitamente r{gidas. 

LOSAS PERIMETRALMENTE APOYADAS 

COMPORTAMIENTO. 

La gr~fica carga-deflexibn en el centro 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 la 

' zona de esfuer=os de tension es despreciable. El agrietamie~to 

·¡ 
del concreto por tensibn representado por el punto A, ocurre b~jo 

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 

que el limite de fluencia. La trfsicibn de 
1 

refuerzo son menores 

la etapa O-A a la 

;..-: 
etapa A-B.;.es gradual, puesto que el agrietamiento del concreto se 

desarrolla paulatinamente desde las zonas de momentos 

' flexionantes maximos hacia las zonas de momentos flexionantes 

menores. Por 1 a misma razon. la pendiente de la 

carga-deflexibn en el tramo A-B, disminuye poco a poco. 

el Etapa B-C. En la que los esfuerzos en el acero de refuerzo 

' sobrepasan el limite de fluencia. Al igual que el agrietamiento 

del concreto, la fluencia del refuerzo empie;:a en las ;:ona~ de 



® 

momentos flexionantes maximos y se p~opaga paulatinamente hacia 

las zonas de momentos meno~es. 

' dl Etapa C-D. Po~ ultimo, la rama descendente C-0, cuya amplitud 

depende, como en el caso de las vigas, de la rigidez del sistema 

de aplicaciÓn de cargas. 

Pa~a ilustrar el avance del agrietamiento y de la fluencia del 

refuerzo en distintas etapas de carga, se p~esentan en la fig. 5 las 

configuraciones de a~rietamiento en la cara inferior de una losa 

cuadr-ada simplemente apoyada sujeta a ca~ga uniformemente ~eparti da 

en la cara superior, para distintos valores de la carga aplicada. 

Puede ve~se en la figura que el ag~ietamiento empieza en el cent~o 

' de la losa, que es la zona de momentos flexionantes maximos, y 

avanza hacia las esquinas a lo largo de las diagonales. Los análisis 
' ., 

elasticos de losas indican que los momentos principales en una l~sa 

de este tipo se presentan precisamente en las diagonales. En etapas 

cercanas a la falla, se forman 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 ~eciben el nombre ' de Lineas 

de Fluencia, mientras que las deformaci enes en las zonas 

comprendidas entre las lineas de fluencia son, en ' comparacion, muy 

pequen as . 

. La amplitud de las zonas de comportami~nto inelástico depende 

del porcentaje de refuerzo de flexion. Generalmente, este porcentaje 

es oeoueno en losas. por lo que tales elementos resultan 

subreforzadcs y las zonas inel~sticas son amplias. 



' En la descripcion anterior del comportamiento, se ha supuesto 

que l.a falla ocurre por flexibn y que no hay efecto de cortante. 

Aunque existen casos como el de losas apoyadas directamente sobre 

columnas v el de losas sujetas a cargas concentrad•~ muy altas, en 

' los que es frecuente que la falla ocur·-a en cortante por ~enetraci~n 

antes de que S<'. alcance la resiste.1cia en flexiÓn. 

AHALISIS DE LOSAS. 

Se entiende por analisis de losas la 'determinaciÓn de las 

acciones internas en una losa dada cuando se conoce la carga 

aplicada. Esta determinaciÓn es m~s dificil que en el caso de vigas, 

debido a oue las losás son elementos altamente hiperest;ticos. El 

an;lisis de losas puede efectuarse aplicando los ' metodos de la 

Teoria de la Elasticidad que se describe más adelante, por lo que 

los resultados obtenidos sÓlo son v;lidos en la 

,. 
j 

etapa lde 

comoortamiento lineal, o sea, para cargas cuya magnitud es del orden 

' de la correspondiente al punto A de la fig. 4. Ademas, 1 os 

resultados son sblo aproximados, aun para estas cargas, debido a que 

' el concreto refor=ado no cumple con las caracteristicas ideales de 

los materiales lineales, homogéneos y elásticos. 

BASES DE LA TEORIA ELASTICA. 

Las defor~aciones elásticas de placas ' isotropicas con car·gas 

' normales 2 un plano, estan controladas por la siguiente ecuacion : 

a\, a4w 4 " ~., q 
+ 2 + : 

4 
8 ,z ayz ay" --- ( 1 ) 

a·' D 

@~ 

'' 



11 
'¡' ----

':-~o A 
~ 

;{ t 
E.'1 donde : 

w = Def le:: ion en la ¡:¡laca en la direcciÓn de la 

q = Carga sobre la placa por ~rea tributaria en 

D = Rigidez a f 1 e>: ion de la placa. 

D = 

' 

E h''' 

2 12 ( 1 - ¡J 

E = Modulo de elasticidad. 

h • Espesor de la placa. 

iJ = Relacion de Poisson. 

carga. 

' funcion 

~x 

de X e y. 

,¡ 
-1 

Esta ecuacion, que se origina de las consideraciones de 

compatibilidad de equilibri~ y deformaciones, es aplicable a placas 

de esoesor medio, es decir, placas lo suficientemente delgadas para 

que no tengan importancia las deformaciones por cortante, pero lo 

suficientemente gruesas para que tampoco afecten las fuer=as en un 

plano o fuerzas de membrana. 

La ecuacion 1 1 ) se puede deducir siguiendo un proceso de dos 

et ElP ~= : 

® 



1~. ETAPA .- EQUILIBRIO. 

En las figuras 6 y 7, se muestr~n las fuerzas que actuan en .un 

elemento diferencial de losa, todas las acciones son por unidad de 

ancho y han sido multiplicadas por las dimensiones del elemento p~ra 

' obtener las fuer:as que actuan sobre el, para mayor claridad, se ~~n 

separado las fuer=~s en dos grupos ~ Las fuerzas de superficie y 

' cortante en la fig. 6 y los momantos de flexion y torsion en la 

Fiq. 7. 

De I: F" : O 

íJ V 
X 

De I: M:: : O 

+ 
íJ ') 
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íJy 

+- q = o 

Despreciando los términos de so;gc•ndo or·den. 

íJ m íJ m 
;-: 

+ 
><y 

: V 
>: 

íJx íJy 

De manera similar-_. con I: M y : () 

íJ m íJ m 
y 

+· 
;{y 

: V 
y 

íJy •x 
,-'1 •• 

Sustituyendo < 3 ) y 4 ) en < 2 se tiene 

a 2m 
., 2 a-m íJ m 

X 
2 + 

,, -., 
+ 

y 
: - q 

2 
., 

íJ" íJy íJy ~ íJ" .. 

2a. ETAPA ·· Rf:C.,~CIG!l MOMENTO-DEFLEX IDi'l. 

--- < 2 ) 

---< 3 

---< 4 ) 

---( 5 ) 

' 1 
i 
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111 x 11 

t 
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l. El mater-ial es lineal, elastico e isotr-opo, 

2. La deflexi~n es peque~a en r-elaci~n con el espesor- de la Josa. 

-ó·. Cualquier- linea r-ecta per-pendicLtlar- a la super-ficie media de la 

losa antes de la flexion. sigue siendo r-ecta y nor-mal a la 

/ 

super-Ficie media despues de la flexion. 

4. Se ignor-an los esfuer-zos dir-ectos nor-males a la super-ficie media. 

De l¿. aplicacion del momento 

- 1 

-f 
f 1 

-J.-
' 

"-,.. ./ 

-x 
,, 

((m,, 

<P~ 

.......... 
\ , 

:su~c_..•c.•IC. 

,---.:~e.-

_¡, - -
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LE'f. 

f 1 e>: i enante m puede obtener-se 
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/ 
y 

1 
í 

& 
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;{ 

= 

"2'"' 
rfJ,, =-- ---

"" 
2 

.,:z ... 
& = - = 

" ., 
ax-

De igual for-ma 

" .,-.. 
& = 

~ 

av-

<J) 
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Consider-ando 

defor-macion 

f = 
" 

1 

f = 
y 

1 

Por- 1 o tanto 

f V = - = 

las r-elaciones bidimensionales entr-e el esfuer-zo y la 

E 

-

E 

-

& + ¡.J& ) 
X y 

~ 

¡..¡ 

& + ~&,, y ,, 
~ .. 

¡..¡ 

E 

2(1+¡..¡) 

E 

2 
1 - ¡..¡ 

t--------, ~ ~" •' 
? 

-f 

1- _..,_.,. 

/t-------1 

h/2 

·í 1 

k¡;¡ 

m =·-f. f z dz 
X X -h/2 

h3 
., 

a2w E a-w 
= ... ¡..¡ 

12 ( 1 
2 

8" 
2 ay 2 - ¡..¡ 

Con - 2 
D = E h' 12 1 1 - ¡..¡ 
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a-... a-w 

m : - o ( + ¡.¡ 
){ 

"'' 
2 ay 2 ---( ó 

De igual for-ma 

+ ¡.¡ 

a-.. 2 --- ( 7 ) 

' De la aplicacion de los momentos tor-sionantes se tiene 

i' 

X 

Jx 

mxy 
~ .. dy 

- -
m • m •O 1t y 

y dx•dy 

111 "t' -= m11 
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' La r~lacion entre los momentos de torsion y la curvatura, se pt.l.ade 

¡t 
deducir por medio del ~istema· equivalente 

, . -- ......,. 

~. 
X 

.• o ....,. á%~ • tiy' 



1 
Obteniendose 

.., ? 
a-w a- .. 

m = - D ( + ¡.J :~ .~ 

éJv .• 2_ 
., 

ay·-

? a2w a-w 
m = - D ( + ¡.J y' ., ., 

ay . - a::, -

Resolviendo est2s dos ecuaciones para obtener· las curvatu~~s en 1 -e .,_ 

dil.-ecciones :{ e 'r' :o • si 

m::·· : mv:o .F'or lo tanto 
.., 

a-!.'J 

.., 
a·· ' -

a2 w 

.., 
av•-

= 

= 

-- < m " 

D 

- < m y', 

D 

. 1 

se sabe que m . = m .m . = -m • 
::· "Y . y· .:·r y tambu?n 

¡.Jmy, 

2 
1 - ¡.J 

¡.Jm::' 

2 
1 - ¡.J 

= 

D 

= 

D 

m 
/,"Y 

1 - ¡.J ) 
--- ( 8 ) 

í 1 
m 

>t y 

1 - ¡.J ) 
---( 9 

La distc:wsi~n relativa a los ejes :< e Y 
' en terminas de la 

cur v =. tur- a relativa a los ejes X :o e y' pueden e:-~presarse como 

11
2 w 

.., ., 
1 a-., a- .. 

= -- ( - + .., ? 
~: ay .., ay·- {J•I .• .._ .. 

Sustituyendo las ecuaciones < 8 y 9 ! en la ecuacion anterior 

resolviendo para obtener 

!fl -= 
::y 

., 
a-•• 

a:-: a-, 
D 

m se tiene la relacion : 
xy 

1 - ¡.J 

---\ liJ ) 

y 
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• ? • 
El termino ~-w 1 Bx By representa la distorsion, es decir, como 

cambia la pendiente en la direccion x segun avanza en la direccibn 

Y• 

. 
La sustitucion de las ecuaciones ( 6 ) , ( 7 ) y ( 1<J en 1 a 

. . 
ecuacicm de equilibrio, ecuo-cien ( 5 >,lleva a la ecuacion ( 1 l.· 

Adem~s de las condiciones de equilibrio y continuid<td 

expresadas por la ecuacion ( 1 >, deben cumplirse las condiciones de 

frontera o condiciones de borde de la losa; por ejemplo, si un borde 

es empotrado. la deflexi~n y la rotaci6n deben ser nulas en dicho 

borde. Estas condiciones de frontera se satisfacen ajustando las 

constantes de integracion que aparecen al resolver la ecua.:i6n 
. 

diferencial 1 ), Una vez resuelta la ecuacion < 1 >, las acciones 
-' 

internas pueden determinarse con las ecuaciones que se deducen en~ 1 a 
'f 

fig. 8. 1 

La determtnacion de las acciones internas por el procedimiento 
. . 

descrito es demasiado laborioso para fines pra<:ticos, ademas de que 

tiene las limitaciones indicadas anteriormente. Sin embargo, se han 

obtenido solu<:iones para casos comunes, las cuales, <:on algunas 

modificaciones, se han utili=ado para obtener coeficientes de 

diseno. Por ejemplo, en la fig. 8 se muestra la distribuciÓn de 

momentos flexionantes en una losa cuadrada libremente apoyada SUJeta 
. 

a carga uniformemente distribuida. En esta losa los momentos maximos 

se presentan a lo largo de las diagonales, lo cual explica la forma 

de su mecanismo de colapso~ .¡a que el acero de refuerzo ; luye 

siguiendo les eje~ de momentos maximos. 



' ' Los metodos LlSados comunmente pat-a el analisis de losas 

consisten en utilizar los coeficientes de diseno mencionaoos 

anteriormente. Estos coeficientes se obtienen a partir de los 

mementos obtenidos del analisis 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 el~sticas, debido a la influenc1a 

del agrietamiento. 

bl Las condiciones de apoyo de losas de estructuras reales no 

corresponden a las condiciones ideales de las losas analizadas 

elasticamente. Por ejemplo, las losas reales suelen apoyarse 

' 
~obre ·~igas que tienen una ~igidez a flexion finita~ e sea~ qu~ 

tienen cierta flDxibilidad, mientras que las losas ideales 

soportadas sobre apoyos infinitamente rÍgidos. Tambi~n las 

' es tan 
./ 

vigas 

' de estructuras reales trabaJan como vigas T con un anc~o de patin 

dificil de definir, lo que implica incertidumbre en su rigidez. 

E3tc no se toma en cuenta en los an~lisis el~sticos comunes. 

cl De acuerdo con las distribuciones tebricas de momentos, estos 

varian a lo lar;o de los ejes de la losa, como puede ~erse en la 

fig. 8. Debido a que no resulta pr~ctico distribuir el acero de 

refuerzo siguiendo las distribuciones tebricas, es usual 

co:t'side·rar dos o tres' :onas de momentos ~onstantes. Par- ejemplo~ 

' . 
la distribucion teorica a lo largo del eje central de la fig. 8, 

pt~ede simplific~rse como se muestra en 1~ fig. 9. De esta forma. 

5e lograr E~par3ciones uniform2s dal acero de reiuer=~ en :onas 

a~olias de la losa. 

@ 



DIMENSIONAMIDrJ'O POR EL METOOO DEL REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL. 

' .Para dimensionar losas por este metodo, ~e obtienen los 

momentos flexionantes utili=ando los coeficientes que se presentan 

en la tabla 1. Los momentos asi obtenidos son momentos por unidad de 

ancho, por ejemplo, kg-m/m. Despues se calculan el peral te y .tcl 

porcentaje de refuer=o utilizando las f6rmulas de flexi6n, como si 

se tratase de vigas de ancho unitario. Por ejemplo, si los momentos 

' ' estan en 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 partir de los coeficientes de la tabla. 

El metodo del Reglamento del Distrito Federal esta basado en un 

' metodo desarrollado originalmente por Siess y Newmark. Observese que 

se incluyen coeficientes para losas construidas monolÍticamente con .. 
. / 

las vigas de apoyo, y para losas apoyadas sobre vigas de acero. E~to 

se debe a cue en el primer caso:' las vigas pr·oporcionan cierta 

restric~ion a la losa contra giro:' mientras que en el segundo c~so. 

la losa puede girar libremente. 

Las losas que se dimensionen con los coeficientes de la tabla 1 

deben considerárse divididas, en cada direcci6n, en dos franjas de . . 

1 
,~ . 

borde y una centra , como•e muestra en la f1g. 10. La determinacion 
1 

de los anchos de las franjas se hace de la siguiente manera. Para 

relaciones de claro corto a claro largo mayores que 0.5, las franjas 

centrales tienen un ancho igual a la mitad del claro perpendicular a 

ellas. v cada f~anja e~tr·ema tiene Jn ancho igual a la cuarta parte 

d~l mi~mo. P~r-~ ~alaciones menores que 0.5, la franja cen~r~l 

. •......-:- .:cii 

® 

)/l 



' 

per~endicular 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 larqo. Los momentos determinados con los coeficientes de la 

tabl~ l corresponden a las franjas centrales. Los coeficientes de 

las franjas extremas son iguales a los de la tabla multiplicados ~or 

0.6. 

Para doblar varillas y p~ra aplicar los requisitos de 

adherencia y anclaje de acera de momento positivo, se supone que las 

' line3s de infleccion 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 sat~sfacen 

las siguientes limitaciones : 

al Les tableros son sensiblemente rectangulares. 

' bl La distribucion de las cargas que actuan 

sensiblemente uniforme en cada tablero. 

sobre la 

1 

1 

losa es 

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 relaciÓn. de carga viva a carga muer-ta no es mayor qLie 2.5 para 

losas monolÍticas con sus apoyos, ni mayor que 1.5 en otros 

casos. 

Cuando las losas no cumplen estas limitaciones, es necesc:trio 

aplic3r otros proc~diinientos como~ por ejemplo~ la utilizacion de 

solucion~~ elastica~. tales como las 
") ll 

la.s']o~.a~ son muy it·regulare-s o est~n 

presentadas en la fig. a. Si 

SUJetas a cargas nc unifor!nes, 

® 

~1· 
~ 1' 

< 



es mas conveniente~ por- lo gener-al, r-ecur-rir- a otr-o tipo de 

sol LIC i enes. 

Cuando se dise~a por- el Metodo del Reglamento del D.F., los 

coeficientes de momento positivo pueden incr-ementarse y ios de 

momento negativo reducirse en igual cantidad, o vicever-sa~ per·o 

ningun coefici~nte puede r-educir-se en m~s de 33 por- ciento del valor 

consignado en la tabla 1. 

' ALtnque los coefici2ntes de dise!'lo se obtuvier-on de soluciones 

~l~sticas, las cuales s~lo son v~lidas para cargas de tr-abajo, la 

ca~ga w. con la que se obtienen los momentos flexinoante~~ es la 

carga que cor-r-esoonde a la r-esistencia de la losa. Este hecho, y 

alg~nas otras caracter·isticas del comportamiento de losas~ hacen ~ue 

los dimensionamientos de losas r-esulten, por lo gener-al, 
'i 
¡nuy 

conservadores. Se ha visto que las losas ensayadas resisten cargas 

sustancialmente mayores que las cargas de dise~o. 

'(gf 
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MARCOS DE CONCRETO POR EL METODO DE LA ESTRUCTURA EQUIVALENTE 

ESTUDIOS EXPERIMENTALES. 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 fle::ionantes en sistemas de piso no solamente depende de 

' las caracteristicas propias de la losa, sino tambien de las de 1 os 

otros elementos que constituyen la estructura, como las vigas y las 

columnas. La distribucion de momento~se ha estudiado tanto en forma 

' experimental come analitica. 

·El numere de ensayes reali:ados en estructuras formadas por 

losas, trabes v columnas es escaso. La serie mas extensa es la 

efectuada en la Universidad de Illinois entre los al'los 1960 y 1963, 

que incluyo el ensaye de especimenes como el mostrado 

esouem~t1camente en la fig. 12. Los resultados de estos ensayes, en 

combinacion con estudios analiticcs~ han permitido desarrollar 

m~todos de disel'lo que toman en cuenta el efecto de las variables mas 

importantes sobre el comportamiento de la estructura. 

' F'ara estudiar la distribucion de momentos flexionantes!l 

' considerese que en la estructura mostrada en la fig. 13, se aisla la 

franja de losa comprendida entre los ejes A' y B'. Si se supone que 

los momentos fle:•ionantes son uniformes a lo ancho de la franja 

resultante~ puede considerarse a esta franja como una viga continua~ 

con una distribucion de momentos flexio~antes como la mostrada en 

forma c•Jalitat~va en la fig. 14. Si la losa tiene una carga 



unifor-memente distr-ibctida, w, la viga continua de la fig. 14 ' tendr-a 

una car-ga por- unidad de longitctd de un valor- w1
2

, donde 1~ es el 
"" 

ancho de la fr-anja entre los ejes A' y B'. En cada uno de los clar-os 

de la viga continua se debe cumplir la siguiente ecuacion de 

equi.l ibri o 

Donde 

M = o 

' 

., 
1 1 

~ 

"' 2 1 

8 

M = momento estatico total = momento positivo en el o centro del 

e 1 aro~ mas el promedio de los momentos negativos en 

losextremos. 

w1 2 = carga por- unidad de longitud. 

1 1 = longitud del claro considerado. 

Poe ejemplo, en el claro 2-3 

M = o 

+ 

2 

M -neg . .:... 

donde M es momento negativo y M momento positivo. neg pos 

i' 

En r-ealidad, los momentos flexionantes no son uniformes a lo 

ancho de la franja considerada en la fig. 13. A lo largo del eje de 

columnas, B. los momentos son mayores que a lo largo de los ejes A' 

v B'. Esto se debe a que el sistema es m~s rÍgido a lo largo del EJE 

' B. par- la presencia de vigas y porque el efecto de restriccion de 

' las columnas es maximo en estos ejes y va disminuyendo hacia lo5 

e>:tremos de la franja. 

•. {: -:/ -

'1 



@) 

La dist~ibuciÓn cuantitativa de momentos a lo la~go y a lo 

ancho de las f~anjas de losa depende de las ca~ate~istias de )os 

elementos que forman la estrutura < columnas~ vigas y los~s '1 del 

tipo de ca~ga aplicada. A continuaiÓn se desc~iben estas variables. 

Influencia de 1 as col Um7S. e f1.g. rs J 

Efecto de ri gi de2 fl e:>ri onant e de 1 as vi gas. 

Efecto de 1 a ri gi de2 t or.s:i onant e de 1 as vi gas. 

Influencia del tipo de carga. 

ANALI SI S DE SISTEMAS DE PI SO, 

Anteriormente se se~alo que los momentos flexionantes de una 

' losa pu~den determinarse resolviendo la siguiente ecuacion : 

"4"' "4"' "4"' q 
+ 2 + - -- 1 

.,., 4 .., .., 4 1 .,,- ay- 8y D 

La resolucion de la ecuacion anterior tiene serias limitaciones 

CLiando se trata de analizar el conjunto de losa, vigas y columnas, 

ya que no es posible tomar en cuenta variables importantes, como la 

rigidez torsionante de las vigas, y las dimensiones de las vigas y 

columnas. 

DIMENSIONAMIEtrTO DE SISTEMAS DE PISO. 

El me todo QLie se p~esenta a continuaciÓn para el 

dimensionamiento de 5istemas de piso se conoce como n metodc de la 

estructura equivalente '' , debido a que se basa en el principio de 

sustit\Jir ~ 1~ e~tructura tridimensional~ constituida por el sistema 

dQ ~iso. ~or ur marco bidimensional equivalente, c:ir·,-::t.i tui do por· 



columnas y vigas. 

El m~todo consiste en los pasos que se mencionan a continuaci~n 

en forma resumida 

' .. 
)Idealizacion de la estJ"uctuJ"a tl"idimensional en mar-cos 

bidimensionales constituidos poi" ~lumnas y vigas. 

' b ) Detel"minacion de las rigideces de los elementos que forman los 

maJ"cos. 

e~ Analisis estructural de los marcos. 

' d Distribucion de los momentos flexionantes y fuel"zas coJ"tantes, 

' obtenidos en el ¿¡nalisis~ entJ"e los elementos que forman 

la estJ"uctura tridimensional. 

e ) Dimension~miento de los elementos de la estJ"uctuJ"a. 

IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA. 

En el metodo de la estructul"a equivalente se hace 

' 

.1 
1 

una 

simplific3cion cue consista en ideali=ar la estructura pcr una 5er1e 

' de m?rcos ~n dos direcciones~ come los que se muestr~n en las areas 

rayadas de la fig. 16. 

ANALISIS ESTRUCTURAL DE LOS MARCOS. 

Una vez calculadas las J"igideces de las vigas y columnas de la 

estructura equivalente~ se efet~a el an¿lisis estruc·tural 

' 
procedi~ientos usuales para m~rcos bidimensionales. El analisi~ por 

carq~ vertic2l pu2de efactuar~e ai5lando cada uno de los p1sos Y 

' su0 oniendo que las columnas superior e inferiD!" estan empotradas en 

sus e"tl"emos opuestos. En el analisis por carga hol"i::ontal viento 

o sismo ) de~en analizarse los marcos completos. 
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Figura 1'3 Franja de una Josa en la cual se determinan los momentos íle:do\' i 
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Figura 14 Diagrama de m_o#ntos en la franja de losa de la Fig. 1 '3 
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(b) Columnas flexibles 

(e) Columnas sin rigidez 

Figura 1 ~ Efecto de la rigidez flexionan te de las columnas 
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Fi¡;ura 16 Idealización de la cstructur.l 
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Cálculo de rigideces de \igas equivalentes en sistemas de pis:> sin vigas 



Fi¡;ura 1.0 

S.cción A·A 

S•cción C·C 

"1-r 
e, /2 

1, 

Cálculo de la rigidez de 

ngas 

. - - " -4t 

1 • 
1 lB =lA / (1-c /1 ) 2 

~----~ 1 1 

S•::ción B·B 

1 1 
1 1 
1 1 l0 •lc/0-c /1 )' 
1 1 • • 
1 1 .í 
---------~ f 

1 -
'· /2 

- ' 

@ 

la viga equivalente en sistemas de ptso con 
' 
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Idealización de uno estructuro con losa plana en 
lo dirección longitudinal 
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1 - CAB Esfuerzos cortantes verticales 

V aMcAB 
VAs·=-+-__;;_ 

Ac Jc 

Ac= 2d(c1+c 2+2dl 

d(c 1+dl3 (c1+d)d 3 

Jc = 6 + 6 + 

Cálculo del esfuerza cortante máximo poro una columna in'!¡eriar 
1 

Fig Trasmisión de momento entre columna y losa 

1 
ol..=t-

"Vé:n.. = Fll c~.s- ~ ~ 'JVfi"c. 
1ic: n. -=- F o_ ITc. 
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DISEÑO DE UNA LOSA PLANA ALIGERADA 

DATOS 

7.00 

-T-
-$-t-- ----1+!--_J_ _ _J_ -~ 

~o 5.oo 1 5.oo · ! 5.oo 1 

7.00 

Dimensiones , en m 

Columnas 70 x SO cm 

Peralte efectivo d = 36 cm 

Espesor de losa h = 40 cm 

Lactar de carga (CM + CV ) F = 
máx e 

Factor de carga (CM+ CV. +S) 
J.nst 

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 

~ 

'.í 
1 

33.00 

3.00 

., .... " 

-i-3.00 

__ p.oo 
~ 

7.00 1 7.00 1 



CONSTANTES 

f* 0.8f' 0.8 X 250 200 kg/em 
2 = = = e e 

f" 0.85!* 0.85x200 170 kg/em 
2 = = = e e 

(por 

!f. = hoo = 14.14 
e 

0.7 ,r¡; 
e 

o = = ""min f 
y 

2 ser f* < 250 kg/em ) 
e 

o. 7 12'50 
0.002635 = 4200 

f" 
4800 (0.75) o. 75 pb 

e 
p - = = 0 " 75 -f-·f +6000 = max 

y y 

(e e. 1 • 7) 

(ee. 2.3) 

170 
4200 

4800 
= 0.01429 4200 + 600 

REVISlON POR TENSION DIAGONAL ALREDEDOR DE LA COLUMNA INTERIOR, 29 

Fuerzas y momentos internos en condiciones de servicio 

~ + • 
/1 

(+) (+) 
~ 30.77 

22.67 22.67 !-m 21.22 21.22 1-m 33.22 { + j 33.22 t-m 

t V= 38.69 t 
t 

Propiedades qeométricas de la conexión 

e,+ d 

e, 

r-------- ---.,----.-
1 
1 

critica--......_: Cz 
SecciÓn 1 D ] 

1 1 

L----------..J 8.---'-

1 c•a ___j 

......___.., 35.66 
V= 36.45 t 

t V= O 

(fig 2.1 de las Normas) 



e, 70 cm 

c2 = 50 = 
e¡. + d = 70 + 36 = 106 cm 

e2 + d = 50 + 36 = 86 cm 

e, + d 106 
53 .. 

CAB = = cm 2 2 

Ac = 2d (c 1 + c 2 + 2d) = 2 x 36(70 +52+ 2x36) = 13 2 
'.) CI:'. 

Cl = 1 - -- -:========== = 1 - ---·-'---
¡ ( 1 + 0 . 67 ¡ 106/ 8 ,. -- ( ee, 2.26) 

1+0.67 c
1
+ d)/(c

2 
+á) 

o. = 0.4266 

d (e, + d) 3 (e 1 + d) d3 d(c
2 

+ d) (e, + d)2 

J = + + 
e 

6 6 2 

J 
( 36) ( 1 06) 

3 
( 106) (36) 

3 
( 36) (86) (1 06) 

2 

= + + 
e 6 6 2 

J = 7 146 000 + 824 300 + 17 390 000 = 25 360 000 cm 
e 

Revisión bajo carga muerta más carga viva máx~ 

V = Vx 1.4 = 38.69 X 1,4 = 54,17 t 
u 

M = O 
u 

2 3.920 kg/cm. 

4 :_¡ 
1 



Esfuerzo cortante de diseño admisible si no se usa refuerzo 

F (0.5 +y) /t*< F /t* 
R e- R e 

y = 
70 
so 

= o. 7143 > 0.5, 

es decir rige F ~f* = 0.8 x 14.14 
R e 

::. 

2 
= 11.31 kg/em > V • 

umax 

luego, por resistencia no es necesario refuerzo bajo CM + CV ~ 
max 

Revisión bajo cargas muerta, viva instantánea·y sisno 

V = (36.45 +O) 1.1 = 40.10 t 
u 

~ = (30. 77 + 35.6ó)x1.1 = 66.43 x 1.1 = 73.07 t-m 
u 

V :l:-1 e 
(Véase fig V 

náx = u u .'<S 
u + 

A J 
e e 

40 5 
100 O. 4266x7 3.07:< 1 O x53 

V máx = + 
u 13 820 25 360 000 

V 
:náx 

= 2.902 + 6. 51 5 
u 

9.417 ~c;/e::l 
2 

'J 
máx u 

2. 1 de las t;o=as) 

',/ 
1 

2 
Esfue==o cortan~e a~~isible = FR, fe*= 0.7 x 14.14 =·9.898 kg/cm > v 

u máx 

luego, bajo CM+ CV. +S no se re~uiere ref~erzo 
1nst 

Refuerzo transversal nfnirno (De acuerdo con el 1lti~o párrafo de 2.1 .Sh) 

Se usarán estribos = 2 de c~atro ramas tanto en la ~ervadura del eje de 

(:Olt,;.n:las cor::o F-:1 la2 r'ld·¡acent:es a ella , espaciaios'" a d/3 = 12 cm :·.ast.a 

un cuarto del claro :orrespo~diente (700/4 = 173 e~) ~edido desde el eje 

de la colu::;::a. 

-® 
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lESISTENCIA .A FLEXOCO~!I'RESIOlLY_k __ 
COR:rANTE DE MUROS DE CONC.iETO--

Osear Hernández Basilio¡ 

RESUMEN 

Se proponen criterios para el diseño de muros de concreto reforzado. Dichos 
criterios permiten predecir la capacidad a flexión pura, a flexocompresión y a 
cortante considerando los siguientes paráme~ros: claro de cortante H/Vt (relación 
de momento flexionante a fuerza cortante y longitud de muro); resistencia del ace 
ro y del concreto;.cuantía y distribuc16n dei acero -en el alma del muro, carga-
axial y la presencia de elementos que confinan .11 muro como columnas o muros 
transversales. Se demuestra que las expresiones propuestas resultan bastante apr~ 
xioadas al compararlas con ensayes de laboratorio. 

l. INTRODUCCION 

Durante los últimos sismos que han ocurrido se ha observado un excelente com
portamiento de aquellas estructuras rigidizadas con muros de concreto reforzado. 
La presencia de estos elementos evita la deformación' excesiva de la 'estructura 
que si bien no producía daños graves en los miembros que la forman, si lo hacía 
sobre los.elementos.no estructurales (~uros de relleno, cancelería, fachadas). La 
función de los muros es resistir, con su gran rigidez, la acción de las fue.rzas 
laterales haciendo que se vean sometidos principalmente a flexión y a cortante; 
como el nivel de carga axial en los muros es relativamente bajo, el problema de · 
flexocompresión no es de mucha importancia, salvo en casos excepcionales. 

De. diversos estudios se ha podido diferenciar cuando en un muro rige la fle
X10n y cuando la fuerza cortante. Si la relación-M/Vt en muro es mayor de 2.0 pr~ 
domina la flexión sobre el cortante, mientras que lo hace el cortante cuando'jdi
cha' relación es menor al valor antes mencioando; en dicha relación, M es el lnome!!_ 
to flexionante, V la fuerza cortante, y t la longitud del muro en la sección que 
se allaliza. 

En el caso de flexocompresión existen ayudas de diseño, ref l, para calcular 
la capacidad d' muros de concreto reforzado ante tal estado de carga. En el capí
tulo 2 se plantea la forma en que se desarrollaron dichas ayudas, así c0111o 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 originalmente en la ref 2 y se demuestra que da 
lugar a una.mejor aproximación en el cálculo de la resistencia que el método del 
ACI-y del Reglamento del Distrito Federal. 

2. RESISTENCIA A FLEXOCOMPRESION 

Flexión. Para determinar la capacidad a flexocompresión de muros de concreto 
reforzado lo mas conveniente es desarrollar diagramas de interacción similares a 
las usados para columnas. En la fig 1 se muestra uno de ellos tomado de la ref 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 



'"" obJ eco ele presen'taT un. proctidi.llli.CI>'Icc sQtlc.Ü.Lcl p4v4. <.aL<...,,o,. Lo yg~\!1,.,.. 
~in a fl(lxiór. y flcxocomprcR.Í,Ón, se sintcti=ar.m los dia¡;rar.-~s ole 1nteracciíi11 áe · · 
la rcf 1 en la siguiente for~~. ver fi~ 1 para el significado de los variables: 
sobre un sistemA de ejes ortogonales se dibujó, para cada valor de qe y para un 
valor constante de la relación d/t, sobre el eje hori:z:o11tal el valor de ql y s 
el eje vertical el de M/bt 2 f~, correspondiente al case cuando el valor de la re __ _ 
ción e/t' del diagrama de interacción es infinüo · (flexión pura); efectuando esto 
para todos los valores de qe y ql se tiene los puntos que se presentan en la fig 
2. Los puntos correspondientes a u~ mismo valor de qe se alinean aproximadamente 
sobre una recta, ·lo mismo sucede a_ dibujar oteo& valores de d/t; por lo que la 
ecuación resultante pnra calcular en forma apr..,ximada el momento en flexión p•.•ra de 
un muro de concreto de sección rectangular es 

6 
M uo 

M • u o 

.(1) 

Realizando el mismo. procedimiento descrito para los muros con sección rectan
gular, ·se detemin6 que la capacidad a flexión de muros con columnas o muros tran.!_ 
versales·cn sus extremos ea igual a 

M uo 

M uo 

• (q + !_ q )(i- 4-> bt2 f" e bt 1 t e 
A d 1 • (A +--A )(-- -) f t se bt sl t 2 y 

(2) 

donde A ea el ireá de la sección transversal total del muro, siempre y cuando 
.B ~ 2b (ver fig 1). 

Se limita el ancho del elemento que confina al muro a un valor del doble dE 
espesor del mismo· por lo observad~ en la ref 2, donde se estableció _que esta·zoa 
tambiin contribuye a la resistencia a cortante. 

Flexocompresi6n. Como se m1111cioaó con anterioridad, caaú-te los =f~os de 
concreto sostienen niveles muy bajos de carga axial y por lo general predominan 
lo.s efectos de flexión o cortante. 

Para establecer una expresión para calcular la capacidad a flexocompresión.de 
muros de concreto reforzado, se apr~ximó el comportamiento observado.en el dia¡ra
ma de interacción en la zona de tensión, y para bajos niveles de carga ·axial de 
compresión, como una l!nea recta que pasa por loa· puntos: (0! -(qe + ql)), o de r~ 
sistencia a tensión axial; y por el de flexión pura (M /(bt f"), 0). La ecuación · uo e rasultante es . . 

pa · · Ma 
btf" • (qe + ql) <r - 1> 

e uo 
(3) 

Pa y M, son la carga. axial y;momento flexionante resistentes del muro para 
una zona de! diagrama de intaracción comprendida entre lá resistencia a tensión y 
una carga axial ·de compresión-menor del 15 por ciento de la ult~. Despejando el 
momanto resistencia M se tiene a 

M • M a uo 

Para la aplicación de esta fórmula 
presión. 

1 

+ 1) 
ql 

(4) 

Pa es positivo cuando es una.carga de co~ 

" 
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Comparación de resultados. Con la fin3lidad de verificar la aproximaci6n ~a
tenida ·al aplicar las expresiones :mteriores, · se compararán con los result.ldor. oh 
servados en cnsayo!S experilnent.lles realiz.ldos en los Estados Unidos por Fior~tc. 
el: al (ref 3), En la tabla 1 se muestran las características de los muros ensa::.1-
dos, los resultados de los ensayes y los valores calculados con las fórmulas rr~
puestas (comparar columnas 1ó y 18). En la mis~ tabla se presenta el valor del 
momento flexionan:e obtenido de las gráficas de interacción (H') ae la ref 1 (cc·-
1umna 17). · u 

De analizar los. resultados se observa una muy buena aproximación con 1.1 C.lp~ 
cidad observada cuando fluye el .lcero de refueJ;z". Los muros a que ¡¡e hace u~Cn··i3n 
soportaron mayor carga, pero. esto fue debido a. que el ·acero de. refuerzo entró " 13. 
etapa de endurec~iento por deformación. La comparación se hace cuando fluya el a
cero de refuerzo, para ser congruentes con las hipótesis que se emplearon en este 
trabajo, sin embargo, el que el acero entre en la et.lpa de endurecimientC'I pu~dc 
craer graves consecuenias sobre el muro porque aumenta la.fuerza cort~ntc sohr0 el 
mismo. Por lo anterior, se recomiend.J. que la resistencia a cortante ·sen cu.Jr.do r.u.:'

nos 50 por ciento mayor que a fle:o::'.Sn con la fin.llidad de no reducir .la cap.1c!.~::.é 
de deformación dei muro. En muros con relación M/Vt menor que la unidad lo anterior 
es casi imposible de conseguir • 

• 
3. RESISTENCIA A CORTANTE 

Este capítulo es un resumen de la ref 2; en dicha referencia se presentan los 
progresos de una investigación tendiente a establecer normas y criterios de dis~üo 
de muros de concreto reforzado con f~lla por cortante. Al presente se han alcanz~
do tres objetivos: 1) un método para predecir la resistencia a cortante; 2) un ~o
dele matemático que describe el compQrtamiento de muros ante C3rgas laterales al
ternadas, y 3) realizar con ese modelo matemático análisis paso a ?aso ant~'distin 
tos acelerogramas de temblores. De los resultados que se obtengan la siguie¡ice ::~-: 
ta será presentar factores de reduc~ión por ductilidad para muros donde predomine 
la fuerza cortante, · 

Las principales conclusiones del programa ~~Perimental fueron: a) los mu~os 
de concreto con falla por cortante tienen an comportamien:o histerético ir.acec·Jajo 
por el deterioro progresivo de su resistencia ant~ alternaciones de car;a; bi ::e
sulta poco eficiente el conÍinamiento que proporcion.ln al muro colum~as o ou::jS 
transversales, aún cuando se confin~n el rcfuc~:o de los mismos c~n abund3n:c ~~
fuerzo en forma de estribos; e) es conveniente ·:olncar similares cantidades de re
fuerzo e~ ambas direcciones del.alm.:J. del muro p~rque previe~e qu~ 1~ f~u~nci~ ac~

lere la falla por COrtante y se re<iu:ca la resi$tencia a fl~~i5n •r la C.lpaciuoJ C~ 
deformación del muro, d) las losas de entrepiso funcio=n como atiesadores, a;¡r.~c"
tando la rigidez inicial del muro y l3 cap.lcidau de deform:>ción a la fallz·. ?'·ro 
no incrementan su resistencia; e) los parárnetrc:3 que más influyen en la cap:!t:.o.laJ 
de deformación son la cuantía de refuoarzo y la de relación aspecto ~!/V: del :ou~~: 
y f) las variables m5s relevantes para calcul.ub resistencia a cortante s,,,, .. "·
!ación de aspec~o, resistencia de! 3ccro y del concreto, refuerzo en ~l alrn~ J~l 
muro, la carga axial y la presencia de elementos que confinen al muro. 

El comportamiento de muros de concreto r<::!or:ado ante fuerza. cort.Jnte se nuc.::, 
tr:1 esquemáticamente en l.l fig 3; par.l car;::ts ntu~r ¡,.,jas pr5cticamente el co:r.o·>r~ ... -
miento es elás t'ico lineal, desput!s, el muro st:: va deteriorando siendo en ton.:-_·.-. ~~ ~
fcrenc:e la curv~ de c¡¡r;~ que la d~ descar~a, ?Le:;e~1trlnCo l.J. forfC.ól usual d~ -::..:.cm·.·.~~. 

to donde rige la falla por cort.lnte; al ir h:1::.1 •Jn """'"o incremento de ~:He": 5' 3 

obtiene o::l :=~=e ::on~i.nuo Jc ~.l :i.; J, :ll :=::..:·::.;:-::- :.~:~:::1~c:!.ones de c.:lr~.: ~.:-.:-
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mismo nivel de deformación se observa que disminuye la resistencia, estabilizán
dose~ misma aproximadamente al tercer ciclo (trazo discontinuo). A este esf• 
zo es al que se le denomina esfuerzo sostenido, y al máximo de estos como resi
tcncia sostenida. Después de que se alcanza ésta, el muro pierde resistencia brus . 
ca y continuamente. Por lo anterior se pueden definir dos envolventes de esfuer-
zos, una correspondiente a los m5xilto·s y otra a los sostenidos. . . 

Con base en los resultados obtenidos de los ensayes en modelos se obtuvieron 
formulaciones que permitieron predecir: 

a) La capacidz-~ máxiJ!m de un muro de concreto reforzado 
b) La resistencia sostenida 
e) El lugar geometrico·de los puntos de capacidad máxima, o sostenida, para 

diversos valores de la deformación (envolventes de esfuerzo máximos o 
sostenidos) 

· d) Los ciclos histeréticos de comportamiento 

Capacidad máxima. Las expresiones básicas se obtuvieron principalmente para 
muros reforzados coa iguales cantidades de refuerzo horizontal y vertical ea el 
alma; se desarrollaron tomando como base el criterio usual de sumar la contribu
ción del concreto y del acero de refuerzo. 

(S) 

Ea la ecuación anterior v e" el es:uerzo cortante resistente del muro; ve 1· 
contribución del concreto a la_ resistencia y v8 la contribución del acero • 

. La' resistencia a cortante del concreto cuando no actúa carga axial so,bre el 
miSIIIO ea l 

v • (1.6- 0.3 (M/Vt) 2 ) r¡;;-., 0.5 r¡¡; o . ..¡ ·¿·.:.. ..¡ ~e: (6) 

El l!mite inferior para v0 , O.S fé, es para ser congruente con la resist~ 
cia a cortante de elementos de concreto. La contribuci6n de la carga vertical en 
la resistencia se puede estimar en igual forma que para muros de mamposterta. La 
ecuación se obtiene de igualar el esfuerzo de ruptura por tensión diagonal para 
las condiciones coa y sin carga axial, resultando 

v • v J 1 + a/v e o o a/v < 5 o- (7) 

o es el esfuerzo axial sobre el número y ve el esfuerzo cortante resistente bajó 
carga axial, ambos ea lq;/cm2

• 

La contribución del ace.ro se calculará con las. siguientes expresiones 

si ~t < 0.25 (Sa) 

M 1 f 5 M 
va • ph fyh <ve - 4> + p (-- -) 

V yv 4 Vt 

si M 
(Sb) 0.25 .S. Vt ,S. 1.25 

va • p fyh si ~t > 1.25 '1 · (Se) 
h 



- -- -·---- ---~---

'· donde los subíndi~es h y v se refieren al refuerzo horizontal y vertical respecti 
vamente; p • As/(sb) es el por~cntaje de reruerzo del muro; fy, esfuerzo del ac8= 
ro de refuerzo, kg/cm 2

; As. área de refuerzo en el a.1JDa del murci, cmz; s, separa
~ión del refuerzo, cm y b el espesor del muro, cm~ 

Cuando las cuant:Las de refuerzo ·son iguales, l!l espreai6n 8b se redu~e a l.& 
forma habitual v

11 
• p fy. 

Debe también quedar.claro que es necesaria la presencia de refuerzo en nmbas 
direc~iones en el alma del muro para que puedan aplicarse las expresiones anterio 
res. Se recomienda que una ~uant!a de refuerzo no debe ser mayor del SO% de·la -
otra; también se ~onsidera ~onvenient~ la presencia de una cuant!a mínima de re
fuerzo para evitar problemas de agrietamientos por contracción, a falta de :~jor 
información se aconseja colocar el porcentaje mjnj- de'refuerzo recomendado por 
el Reglamento ACI, que es 0.0025. 

• 
El programa experimental de la ref 2 t3mbién hizo ver que las columnas o· mu-

ros transversales que ~onfinan a un muro ayudan a la resistencia a cortante resul 
tado efectivo en una longitud transversal aproximadamente igual a 2b, siendo b el 
espesor del muro que están confillando. 

En las tabias 2 y 3 se aplican las fórmulas a diversos muros obaervindoae una 
aceptable aproximación. Tomando como una sola muestra las relaciones ve41c/vm de 
las tablas 2 y 3, se ve.que la relación de resistencia cal~ulada a medida ea 0.996 
y el coefi~iente de variación del 6%. · · · 

Algunos investigadores han mencionado que la resistencia de un muro ante al
ternaciones de carga es 9Ó% de la obtenida de un ensaye bajo· carga monotóni~a; se 
trató de ~onfirmar lo anterior al aplicar las fórmulas, deducidas para muros bajo 
alternaciones de carga, en lllllros bajo carga IIIOUOti5a.ica, tabla 4. Se observa¡¡ que 
el valor medio . · calculado con las fórmulas es el 90% del observado experimen
talmente. 

· Al aplicar las fórmUlas de diSeño a lllllros reforzados de IIIIUI.era no couvencio
nal, esto es, ausencia de refuerzo en una dirección o cantidades de refuerzo lllllY 
altas, ver tabla 5, obviamente es de esper~rse que no se prediga con ezactitud la 
resistencia;. co1110 se ve en la tabla, el error promedio es del 36 por ciento del 
lado de la inseguridad. 

En términos generales puede verse una aceptable semejanza.de loe valorea cal-. 
culadas con las .fórmulas propuestas con los medidos ea loa diferentes ensayes; debe 
quedar claro que muchos de los ensayes se ejecutaron para condiciones de carga muy 
diferentes para las que fueron deducidas las fórmulas de ab! que las expresi~nea 
propuestas pueden considerarse como ~onfiables para predecir ~on buena aprox1macion 
la resistencia· a cortante de muros de concreco cuando la relacii5n de aape~to (}1/Vt) 
·está entre 2.5 y 0.25. 

Resistencia sostenida. La resistencia sostenida ea la capacidad de muro--ante 
alternaciones de carga. Las formulaciones para determinar la resistencia sosteni
da son similares a las obtenidas para la capacidad úzim•, siendo .a lo necesario 
emplear la ecua~ión 9 en lugar de la ecuación 6 

. V o • (1.2 - 0.23 (H/Vt) 1>J ft > 0.3¡ ~- 5. {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 de
comportamiento para determinar el esfuerzo sostenido máximo, se ve de la tabla 
que existe aceptable aproximación entre los valores calculados y los medios e~ 
rimentalmcute. 

En la fig 3 se mue&tran las expresiones para determinar las envolventes "de e~ 
fuerzas, máximos y sostenidos; as! como también los ciclos histeréticos de ccmpor
tamiento. En la rcf 2 se proporcionan ecuaciones adicionales que describen el com
portamiento dentro de los ciclos histeréticos. 

4. CONCLUSIONES 

Los métodos propuestos son más generales que los establecidos por otros inves 
tigadores porque toman en cuenta los principales parámetros que influyen en la re~ 
sistencia a flexión y a cortante de muros de concreto reforzado; también, y como 
se observa en las distintas tablas, se tiene buena correlación con los valores de
terminados en dis·tintos programas experiment<lles independientemente de la forma en 
que se haya realizado el ensaye. 

Finalmente, se hará menc~on del estudio de la ref 8, donde se ensayaron espe
ctmenes de COncreto reforzadO ante tensiÓn, en las V<lrillas de refuerzo, y COrtan 
simultáne<lmente para reproducir el estado de esfuerzo que se presentaría en un con 
tenedor nuclear ante la eventualidad de una sobrepresión interna. Las siguientes -
expresiones se propusieron para calcular la resistencia a cortante del concreto. 

f . 

vs • (2.25 - 1.06 4>. K Para la resistencia máxima 

f· r::- (10) 
vs • (1."95 - 0.98 /> V f~ Para la resistencia sostenida 

y 
Si en las ecs 6 y 9 se hace M/Vt • 1 • H/t (espécimen cúadrado); y en las ecs 

10 f
8 

• fy' se llega a 

vu- l.2 ¡-¡;; ; ac5 

ecs 10 
ec 9 

Como puede verse el método propuesto parece predecir la resistencia a-cortan-· 
te no importando el sistema de carga, forma del espécimen y método del ensaye. 

1 
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TABLA 1 II.ESISTENCIA A FLEXION 

ACERO DE REFUERZO .. • PORCEKTAJES m ,, ... , ... 5 ; 

5 
u ü '•12 pb '• 'JY ':re ,. 

•• ., '• d/t -••• ~ ~. •• ...... 1!:1: w e • L u ....., 
~ w 

'Jb 
...,, ... tgs. . Y4 e y .. y.., y.., .. •M • 4·• 

Rl 1 O.lU O.ll 0.25 5120 5215 155 a. oca a. e'!4 a.95 1.0 17.1 o 17.f Sl.l 15.2 1. o• 
RZ 1 o.co O.Jl 0;25 53200 15!10 170 0.092 a.OJl O.tS 1.0 83.6 a 13.6 11.1 . $3.6 0.91 
11 2 D. Sl28 D.ll 0.29 5l1D ISSII sea 0.106 0.031 o.n5 1.32 109.5 o 10~.5 IC9.8 1:J3.; 1.~! 
113 2 0.5328 0.31 0.29 w:a 1160 cao· 0.!15 0.035 0.925 l.lZ 104.7 o 10U 1r4.& 109.1 ' o. 96 
ac(') 2 O. SJZS 0.31 0.29 SllOO 45!10 160 O.IZS 0.039 0.925 1.32 109.1 o 10?.6 101.1 :ts.7•. C.tl( 
12 2 l. 762 O.Sl 0.29 !AZS 1180 ses 0.318 0.031 0.9%5 l.lZ 265.9. a ZH.f Zfl.l 271.2'-1 c.;] 
as 2 1.762 o. u 0.29 5.)100 . 1525 160 O.Cllll o. m. o.n5 1.32 281.1 o :u.1 267.7 Z9! .. Cl O.ll 
16 z J.762 0.63 0.29 53100 11!10 zzo 0.11<6 a.cnz ,..~ 0.925 l.lZ 212.2 0.26 l61.l ,..,, 318.5 c.;~ 

17 2 1.762 o. u 0.29 moo C665 500 0.:181 O.DJ6 1~625 o. m l.JZ 292.0 o.u m.5 379.6 317.] L:o 
88 2 1.762 1.38 0.29 5l100 1560 <25 0.115 a.GU 1216Z5. 0.925 1.32 2!6.7 0.17 JU.6 !69.7 '~3.5 ~.n 
F1 l 1.867 0.71 o.Jo 5.JSS CSJO 1!10 G.510 o. oca 0.92 . 1.11 292.0 o !9~.0 lOZ.l 3!9.! C.12· 
FZ l 2.088 G-.63 0.31 5355* llaS 165 0.163 0.012 W560 a.n 1.11 nc,a 0.11 111.5 111.1 li:!.:J l.C! ,.. ... o.sa 

C.V.(S) 5 

MOTAC 111'1: 

p1 .rebci6n dt '"•. total de r"t:f'HrtD 111 tos atr-1~ 11 Ira IJ"ICU de concrrto 4t1 ala dtl .,,. 
"n pG""C!I'IUJe de ,..,,,.raa borizanU1 • el ala del·..,. 
P., porcenuje ~~~~ ~ wlll"t1c.a1 el el 11111 del •ro 
A Air-tl trlllSYtrU~ del .,ro para 1!. Zb 

t nfucno da nuencia del refumo •tr:1cal 
t" esfVff:o de f1ueftC1a del NflittJO Nrtz~r.~U1 
ti'A ntuerzo de nueac1a del ref'wcrJo atreao ,. ' 

'\o • "uo I~M· l) e_ 1 1 .. -~ • Dt e 

'•. • 1 .. • q1H,I!-· ll btr. .. ql ~ ~¡!s 
• • 

~ .... 
l.lS 
o. 97 
l.CZ 
o.;.i 
o. ~J 
C.§S 
o.;2 
0.)) 
:.15 
0.92 
o.n 
•. ~7 

O.lS. 
7 

• SlCClDJI: . 
1 IKUIM)UIIr 
l Co h.-..: tft los txlnlln 
J lll&r1;ts Truswi'saln 

,. • a.U (Klfcl [ft 1111 CIIO 0Gr trltlrll Gl tnSIJf! dt 
t•••urto. lt • 1 

• de 111 tr.H1cu dtl Anero e ,. , EnuYt ~Jo carg1 r.ono:Oftfca 
.. tn t. tlw~c1a toul átl ~tfuer:o wert1u1 • tstuerzo de tlwtnc1¡ sur.uesro ~r -:••::::~ ~! ~: fn':.•::-;,;,!,j!'l 
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TMLA 2 CO:·:rA.1/,CIO:: .DE RE~ISTCIICI/S UC HUr.OS Ct mc10:1 R(CTA!l:ULM OIUOALTIPJUI.CIOIII3 OC CIII:CA 

.. 
11/~ ,. 

ph .;.., ,1 , Jor::r . ..: ,1 .. • • •e. 's 'u le ••• ·•c•lc _ ... 6 • o . 
"' "'Vt •• •• .. •• .. •• .. •• .. •• 

z 1. 1.95 'JOG 0.0035 3100 0.0035 . 310: 22 8.7+ !6.4 10.9 Z7 .3 26.2 1.04 

' 1.9~ lO!i 0.0035 3100 0.0035 3100 22 8.7+ 16.4 10.9 27.3 29.7 0.,3 
7 ¡. 95 29G 0.003!i 3100 0.003~ 31~0 ~2 8.6+ 16.2 IO;g 27.1 26.5 1.02 
a 1.95 292 0.0035 3100 o.oo;!.i 1100 22 8.5+ 16.2 10.9 Z7 .1 17 .o 1.00 

·10 0.67 378 0.003S 3100 O.OOl!i 3100 22 28.5 37.9 10.9 4!1.8 55.1 0.89 
12 0.67 2CO 0.0035 3100 0.003~ 3100 22 24.5 33.8 10.9 44.7 44.0 ).02 

13 2.00 793 0.0035 3350 O.OQ3S J)~ 22 8.6+ 16.2 11.7 Z7. 9 27.< 1.01 .. 
21 2.00 250 0.0035 3630 0.0035 3630 22 8.6+ 15.4 12.7 28.1 29.0 0.97 

TAPLA 3 CCX·IrAAACJO!I OC RESISTEIItlAS DE HUll05 CO:I I.LOIENTOS COUFIIUIHTCS EN SUS EXTRmDS BAJO 
ALTIJU:t.CIU::ts OE CARGA 

3 1.95 zco 0.0035 3100 0.0035 3100. 22 8.4+ 16.0 10.9 26.9 26.4 1.02 
4 1.95 290 0.003!; 3100 0.003~ 310J Z2 8.5• 16.1 10.9 27 .o 26.0 1.01 
6 1.95 345 0.0035. 3100 0.0035 3100 22 9.3+ 17 .l. 10.9 28.0 26.8 1.0' 
9 0.50 360 0.0035 3100 O.OOJS 3100 22 28.9 38.4 . 10.9 49.3 46.1 1.07 

11 . 0.50 300 0.0035 3100 0.0035 31CO 22 26.4 35.8 10.9 4G.7 44.5 1.05 
14 2.00 w 0.0035 3800 0.00l5 l'YJ 22 7.9• !S. 4 13.3 ?2.7 26.9 1.07 
15 . 2.00 320 0.0035 3575 0.0035 3~15 22 8.9+ 16.6 12.5 79.1 ?9.2 1.00 
16 2.00 2~; 0.0070 3100 0.0070 3IIY.I 22 7.2• 14.5 21.7 36.2 38.2 0.95 
17 2.00 175 0.0070 3100 0.0035 3100 22 6.6+ 13.7 21.7 l!í.4 33.0 1.06 
18 0.50 230 0.0035 3100 0.0010 ·310~ 22 23.1 32.3 19.0 ~1.3 s~.G 0.9< 
19 2.00 IS7 0.0010 J!iOO 0.0010 l!iOO 22 6.9• 14.2 24.6 38.8 38.2 1.01 
20 2.00 2~ . Q.0070 2650 0.0070 2010 22 8.0+ 15.5 18.6 34.1 33.5 1.0% 

118·1 • 0.54 IGO•• 0.0025 3000 0.00~5 3<':!0 o 19.1 19.1 7.5 26.6 26.0 l.OZ 
ll!l-2 0.54 160tt 0.0075 3000 0.0025 3o;JO o 19.1 19.1 7.5 26.6 27.6 0.97 
118-3 0.54 IGOtt 0.0025 3000 0.0025 JC::'J o 19.1 19.1 7.5 26.6 31.0 0.86 
1111·6 0.54 }6QH 0.00~0 3000 0.0050 3000 o 19.1 19.1 15.0 34.1 35.3 0.97 
WH·7 0.54 IGOt+ 0.0050 3000 0.0050 JOJO 25 19.1 29.1 15.0 44.1 45.6 0.97 

2 1.85 373 0.0033 5160 0.0033 SIGO 27 11.1 1.0.6 17.1 37.7 37.3 1.01 

1 S 1.85. 378 0.0033 SIGO 0.0033 51·:.0 27 10.1 20.6. 17.1 71.7 37.8 1.00 

83·2 1 0.50 276 . 0.0050 5210 o.oo;o s;:.4 o 25.3 25.3 Z7 .8 53.1 52.8 1.00· './ 

ar.-4 0.50 216 0.0050 5062 0.0025 !00!.2 o 22.4 22.4 15.8 38.2 41.7 0.9~ 1 

87·5 0.25 262 0.0050 5111 o.oo:.o Solll o 25.6 . 25.6 Z7.1 ~2.7 52.3 1.0.1 

88-S 1.00 240 0.0050 soso 0.00>0 5378 o 20.1 20.1 25. 7 .45. 6 42.2 1.011 

T..SLA 4 CO!lPAAACIOII OE RESISTENCIAS DE MUROS 8.\JO C."I!;G.\ HOIIOTO.~ICA 

t!tl-4 ~ 0.54 160 o.oo2s· 3000 0.0025 3000 o 19.1 19.1 7.5 26.6 34.0 0.78 

OJ.I 'o. so 296 0.0050 5055. 0.0050 51-10 o 26.2 26.2 27.1 53.3 58.0 0.92 
82-1 0.50 1GG 0.0050 >09o· o.oo~o 567.4 o 19.6 19.6 27.5 47.~ 46.6 1~01 

TIIBLA 5 APLICACI011 DE LAS FORMUlAS A MUROS CO:I CO:::JIC!OIICS DE RCFUCRZO. POCO USUALES 

8-4·3 ' 0.5 193 0.0000 0000 0.0050 !ó-155 o 21.2 21.1 20.5 41.7 411.4 0.86 
0-5-4 0.5 2~6 0.0050 504~. 0.0000 0000 o 26.2 26.2 6.3 32.9 33.3 039 

Sll-10 7 1.0 412 0.0000 0000 0.0000 0000 o 26.4 . 26.4 o 26.4 •21. 9 · t. lO 
SH-11 1.0 392 0.00]5 4!1!.0 0.0000 OQ,'l() o 25.7 15.7 25.6 51.3 *41.3 l.IS 
~W-12 1.0 392 0.0100 45!10 0.0000 (1(1(\(l o 2S.7 25.7 34.1 59.8· '46.7 1.2& 
SH·ll 1.0 445 0.0100 4620 0.0300 .tG:!D o 27.4 27.4 69.3 96.7 •45.0 t.IS 
SU-!. 1.31. 416 O.C'027 4200 0.0100 4100 JO 22.0 33.8 11.~ .... 1 •••. 7 !.DR 
SW-7 1.00 440 0.0027 • 4200 0.0100 4100 o 27.3 27.3 19.U 46. 'JG.9 1.75 
SW·D 1.00 43G 0.0021 4725 0.0300 41Z~ !) 27.1 .. 27.1 45.0 72.1 '40.5 t.ia 
SW-9 1.00 440 O.OUJO 4200 0.0300 4100 o 27.3 27.3 ~.o 90.3 •48.2 1.87 

• o.srr¡ 
++t 0• to genero 1 tcm.ldo d~ t. r~fcrcncla y no eS¡•rri rfc.ldo en j'\lrt icular 

• Incluye peso propio porque se rn:.1y~ron ·en posici6n horhcmt•1 
••• 1:9/oo' !!' 
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Fig 2 Variación del momento en flexión pura con la cuantía de refuerzo 
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Fig 3 COmportamiento típico de muros con f3lla p·or cort.lntc 
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ZAPATAS 

.· 

a.- Z~pat~E aislaoas. 

·:.- _•:·s:-.s de ciment,:~.ci~n. 

:. ! • lAF'A7AS A!S~ADA·s 

~~ :aoat2 aislada es ~l !lp9 ~= ~im~n:~:ion mas sencillo 
f 
1 para su 

s~ Lttill:an en terrenos con alt.:. c,:..~~·:idad .CE carga para trasmit1r la 

c-?.!'"g¿;_ -== :as columnas al ternmc. P.::r :e g~neral una ZCI.pata. aisl~.da alo-

_;.:-_u;¡; s=-la. columna~ p~ro en o:.~.:ic.nes ll~:;an ,:._ser- dos como en el =e.:so 

[le¡¡:r-a de las :apatas ?.l~.:¿..G:.::. :-n·:ontr-t?.JT:OS tres casos comur~e:: o~no-

:r.in,;..::c-:::: 

5,- Zapata ais!aoa de esq~ina. 

o.- =~pata aislada a~ barce. 

-·- Zapata aislada centra.l e· ln~:?~-:.~r. 
/~ 



·) 

• 

?ara la oeterminacion de ~as ~lm~~sione~ de las zapatas a1s!adas <y 

.::- ~ ?.5 ~imentacion~s en genera.~)~ e: ~-r-acisc recurrir a los lineamientos 

e~:~olecicos en lo~ codigos e~ ci~a~c. 

~eneralmente s~ busca Ol.\4? e: punte de aplicacion de la c:.rga (en 

~=:-::e ~:.so 1~ 'colttm!ia.), coincic:. ccr: el centro de_ la zapata (:omo sucede 

er: l-:-.s :opatas ais:adas inte!""icres), :in embargo, esto no es factiole en 

l~s z=~·e.tas aisladas oe bor-de } :sqJ..¡ir¡a y;. que el punto de apl!cac:ion de 

l = c:-.~-ga. se encuentra oefasad¿. con respecto al centro de la :apata. A 

e~':= c:!:fa.samien:o se le denomina e::cec,:ri~idil.d. La excentricidad ·se re-

fleja en la pr¿¡;cti:a como ur1 vol te:;;.::-:.:.!:::to de la :apata, proouclendo con 
/ 

es:o una mayor cJn·:entracion de !a Cil.cga er. el punto de aplicaClon oe la·· 

m1sma. Para contrarrestar el momer.'tc ~e v~lteo en la zapata, se requi~r;-e 

o~ otros elementos que lo con!rarres:=n, estos elementos 
·í 

se denominan 

trabes de liga. Las trabes de liga s~ construyen casi al nivel oel suelo 

y s~ oisenan para soportar el momento ce volteo provocado por la excen-

'· tricldad de la carga. Ademas d~ esta funcion, se recomienda conectar to-

das :as za~atas con trabes de liga para oarle mayor rigidez a la cimen-

~2.c1on y evitar los deslizamientos horizontales de las zapatas al momen-

to de actuar un sismo o cualquier otro +:nomeno natural. 

~ ~ - ZAPATAS CORR:DAS O CONTINUAS 

L.as zapatas corridas o continc!as, no son mas que una e::tendon oe 

las zapatas aisladas y estas se recomiendan en forma teorica, cuando el 

?.r•_-,~- ~ ~ .. ·! :apatas Clisl:-~:.5 rpt:·~;;.r, e~: 4i)/. al SOX de la sL•.piJ! .. fl:ie del 
1 J 



!!po e~ zapatas las column~~ e ~~~-o~ cesc~rgan a una v1ga rigida cue co-

rre a todo lo largo de le :?.:Jat?. ccno-:iüa com1..mmente como contratraoe. 

En las :apatas corrid?.s :;: :l;m;;;, dos .casos probaoles: 

a.- Zapatas de borde o lindero. 

b.- Z:.patas centrales !:• i:-rt~"":.ores . 

• Al igual que las zapata: ai:laoas ae borde y de esquina, en las za-

pato>.s corr1das C:! lindero ss; prs;c;nt?. el vo!teamiento de la :apata ·o.-i-

ginaca por la excentricidad ce le carga. Cuando se trata de o~scarga a 

tr='.v~s oe columnC~.s, se coloca:: C·Jntr:.traoes para que estas sirvan ce li-

ga con la zapa:a. 

1 1 

!::1 diseno de este tipo de :~.patas se resuel~.e ideali:andola como u-

• na viga en cantiliver ce un met~o de ancho ccin 'un espesor que arroja el 

calculo; siendo el apoyo de la zapata la contratrabe. Es importante a-

cl¿.rar que cuando la descarga s~ hace a traves de columnas, la contra-

tt-e.o~ de!le tam!lien disenarse para las cargas que ejerce la zapata en la 

misma, sienoo esta la siguiente: 

w = a Rt 

~onde: . w = Carga que trasmlt:! !a :apata a la contra trabe en ton/m 

a = Ancho de la zapata en m. 

Rt = Resistencia ce! suelo en ton/m2. 

En este·caso se supone una longitud de zapata de 1.00m. 
lf 
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Esfuerzos cortantes verticales 

· v aMcu 
. VAB: -+-....;;.:o.. 

Ac Jc 

A e= 2d(c1+c2+ 2d) 

J 
_ d(c 1+dl3 (c1+d)d 3 

e- 6 + 6 + 

Cálculo del esfuerzo cortante máximo poro uno columna interior 

.. 
f' 

Fig 2. 2 Trasmisión de momento entre columna y loso 
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h~2c 

]~0.6c 

Borras B 
(As y porte 

Geometría 

d 

l 

p p 

Barros B 

~d ~1~ 
Avt restante 
(Anillos cerrados 
horizontales) 

Este refuerzo no 
debe ser menor ·-L---,.1 
que 0.5 As 

Barros B soldados o uno Barros B sold'odos o un ángulo 
borro transversal 

NOTAS: As se calculo poro resistir lo tensión debido o lo flexiÓn 
causado por P, y lo tensiÓn directo T 

Lo soldadura del extremo de los barros B puede sustituirse 
por otro detalle que suministre el anclaje adecuado de dichos 
borras. 

Cuando no se uso un ángulo, lo distancio de lo esquino de lo 
ménsula al borde de lo placo de apoyo o al paño lateral de 
lo viga , si esto va de punto , no será menor de 3 cm 

Fig 2.1 Requisitos de geometría y refuerzo de ménsulas, 
con relación c/h :S 0.5 lf 

132 



. ' ......... . 
CALCULO DEL ACERO DE REFUERZO OE UNA MENSULA 

• I>ADA SU GEOMETRIA 
EJEMPLO 13 

-· ·---

h 1/5 

DATOS 

Pu= 30 ton 

Placa de apoyo 

h=50 

') 
1 

La ménsula se colará monoliticamente con la columna. 

Ancho de la ménsula b = 30.0 cm. 

Materiales 

CONSTANTES 

f* = 0.8 f' = 0.8 x 200 = 160 kg/cm2 
e e (ec 1.8) 

f" = O 8Sf* = O 85 x 160 ,. 136 kg/cm2 e • e • (ec 2~3) 

295 (Por ser f~ < 250 kg/ cm2) 
l'f 



0.7 .ffe' 
Por flexi6n, P min = ---...:..

fy 

FR = 0.9 flexi6n 

FR = 0.8 cortonte 

= 0 •7 
X ./2oO' = 0.00236 

4200 

2 Coeficiente de cortante por fricci6n J.L=1.4 

SOLUCION 

3 Cálculo del óreo de oc ero de refuerzo para flexi6n, ·"\ 1 

c/h = 25/50 = 0.5 

z = 1 .2 e= 1 .2 x 25 = 30 cm 
1-Í~"-d') 

EJE'MPLO 13 

h 2/5 

(ec 2.1) 

M =e p'l' = 25 x 30000 = 750000 kg-cm +- ~ 11. ~o= ~'i'ooc:.ol:j-~{ec 2.13) 
u u 

4 

~ 7f1JOOO 
As1 = --=---- = = 

FR f z o. 9 X 4200 X 30 

2 6.88cm 

p= 

y 

= _...::.6.:..;:.5$;:;_ = o. 004SB 
30 X 50 

P , <p<O.OOB 
m1n 

Luego ,es correcto usar la ec 2.13 

Cálculo del 6reo de ocero de refuerzo por te:ui6n directa, A 52 

T=FA2f u R S y 

Tu 6000 
As2 = _....;:__ = ----- = 

F f 0.9x4200 R y 

2 
1.59 cm 

296 .;,o 

(ec 2.13) 

• 

.... .._.~. 



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

A =A 
1 

+A = 6.8l'+ 1.59 = 
S . S s2 

C61culo del acero de refuerzo poro cortante por fricci&n, Avf 

VR = F p (A .f f + N ) 
R . u y u 

30000 . 2 
Auf= = 6.38 cm 

0,8 X 1,4 X 4200 

Revisi&n de las limitaciones indicadas por las ecs 2.30 y 2,31 

FR_[14A+0.8(Auffy>]=. 

0.8 [14(30xS0)+0,8(6.38x4200) .] =33950kg>30000kg 

o.; FR ~A = o.3 x o.8 x 160 x 30 x so= 

= 57600 kg> 30000 kg 

Por lo que A uf= 6,38 t;trt
2 

11 correcta 

... 
;.'. 

297 
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E.EMPLQ 13 

h 3/5 

(ec 2.29) 

(e e 2 .30) 

.¡ 
1 

(ec 2.31) 



ARMADO PROPUESTO 

7 

~ h = 33.3 

* 4'6 A= 11.~ em2 

Asl + As2 = B."i1 11 

Diferencia 2.. 93 cm 2 

6' 3 A= 4.26 11 

Suma J-.a'J em2 

35 

. '·~ . --~···-

EJEMPLo lJ 

h 4/S 

·Borra a la cual se sueldan 
las vors :#6 

25 

50 . 

2 vclrs # 4 para sustentar 
los estribos #3 

¡; 

3 estribos cerrados # 3 

• 
que es algo mayar que Avf 

298 u 
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DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 

- 'C 1J R ·s V S AB.IERTOS 

DISEÑO DCESTRUCTURAS DE CONCRETO 

PRESFVERZO 

JNC. JOSE GAYA PRADO 

ACOST0-1993. 
Palacio de Mineria · Calle de Tacuba 5 Primer piso Oeleg. Cuauhtémoc 06000 México, D.F. Tel.: 521-40-20 Apdo. Postal M-2285 
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/''(' D¡'J f 0¡'. ~ :J(\1? 1: r¡ ¡'e(" 1 O'l 
, ,1 . ,.J , \.JI. , > - J 

PE~DIDAS DQR AIICLAJE 

PE?DIDAS POR CONTRACCJON 

PERD !D,4S POR DEFOR~~ACIONES A LA.RGQ PLA.Z0 

PERO IDAS POR r:L TE~lSADO S~CF.S 1'10 DE LOS CA~ LES 

PERlflDAS PORPHAJACION DEL ,~CERO 

ffP.DID:~S POR ER!CiJQN: 
/· 
1 

.!l. PARTIR DE LA PRES 1 mi EJERC ID.~ POR U~l C.~BLE SOBRE EL D~CT·) Er~ !Ir/,~_ 

TRAYECTOR 1 A Cl1RVA. SE DEDUCE U\ EXP~ES ION P.~ P..\ LJ. IJ.li.LL~~C! 01.1 DE L 1\S 

PE~!l!DAS POR ERICCION .. L\ ERICCJO~I SERA POR TA~·ITO, UNll. CO~ISECUEtl -

CIA DE DICHA PRESION. 
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l. ·\ r··r·D¡··r' ¡¡·,!¡'-·-,-:-, .. ,~,-- / -. -.·.··/.A-·r1·-..... o ·;-,, 
,/ , 1, \ J, ,., \ .. 1 1 .••••• '· _,. \ • _'¡ ~ ~ ¡ ... ~ \ L, 

1 _ ::~n~~~~ pQn (iiDIJ"Tl'J'Rft 
o t •4,\1.. j 1 1 ;, l.. ..• ~ . \,' 

D. T.: To- Tx 
6 T1 = To l t -

2.- PERDI0A SOBRE LA LmiGITUD "X" 

.6. Tz :. >-.X 
. l -}lo<. 1 \ .• ó.T:To \.-e· +1\X 

PARA VALORES DE }Jot. PEQUEÑOS, PIIEDE SI MPLI F 1 CA ll.~E 
p.c. . e: ~1-~a<.. 

• 
o .. L4 PERO IDA l!.. T QUE14RA 

\ ¿, T· To( )Jo<)+ Ax \ DO'IDE 0: EST.~ E~~ '"liD U.:.: lES 
X ESTA Cl rqs, 

• 
• o 

i 

PARA VALORES CO!"~IINF.S DE ")J" y "'A." 

LA S, T. U, P, W1PLIF!Cft. ESTA EXPRESION 4: 

SI ji=IJ, 23 Y CONV I RT 1 EtlDO 0: ~ GR~DOS 

y ;.._ = o. 004 
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1 , ' 1 '1 • j ,, ' \ 1 f \ 1 .. 1 '. (" • 1 . ,• ' 1 •, ... • .• • l .• 
~ ' ( • : ', : : : ; ' ; ' J ' • ' 1 • ; ' 1 • : •• ' ~ • 1 : l . 1 : ' . . J : • 

1 ¡ l.'fo.• .,,, ·,·· \ n¡¡· 1·1' r:: ··¡·r·¡r·· ~ :¡·.·¡~ '11! ·¡•,;·,:.C" i ( 
L , , • ' .' ' : 

1 
• , ' J ! ; .• /, , ,· ' 1¡ . 1 

, ~ •• J l , ' , • ', :. 1\ ~ • ¡ , , t 1 • 1 • .• 1 , 0 , , , 

E!l EL CASO nE EMPI_EO DE ACEITES SOL~9LES, PAqA -

REDUCIR EL V.~LOR DE y, SE PllEDE UTI LI Z.4q ~ft. S 1 -
GUIENTE EXP~ESIOtl: 

l:\ T [_%] = o. 3 (ex + ~ ) 

ESTAS FORf1UL~S EXPRES.~DAS EN TERMI~lOS DE L~ PEq!.liD4 .ó.T F1TAL, tJIJED~ 

RIAN RESPECTIVAMENTE: 
6. T = 1 o [o. 004( .... _ 1- X)] 

.6. T = T o lo· oo4( O(_ + ~) J 
6 T = To [O· OC~(<><- T ~ )] 

A PARTIR DE ESTAS FOR:"iUL~S. PODRE"10S TRAZA~ Uil DIAGPN'1~. "Esc~::qzrs -
1 

DE TENSADO-CLARO". 

T t v. ~-
T)(.n = To- ATxn 

To T,.n : To ( 1 -[o.oo4(--<-~ ~ )}) 

L~- X 

EN EL C.~ SO 8UE SE TUJSE DE ft.1130S ~XTRE'10S Y PUESTIJ 0UE US Fl :EI{Zf.S _ 

DE FR!CCION SOrl DE SENTIDO CüriTRA~IIJ ll,L DEL DE:SPL4ZiV·mrnn ~f.UTIVO, 

HA3RA U.'l PUNTO Eil DONDE EX I ST.4 CER0 DE DESPL.~ZAI" l E~IT':I, 



'·'Ar.A 1 ~ rJ'8T"'t¡'íJ·~¡'-J o::- E'Tr. •:.•¡••,•¡n r.ni',::·r)'' ro~:¡r~·c¡J'~r, r.·, .. L'· •:··¡,"1'',·:¡,·: ~-~~ 
1. ,[', l . .f·"¡ L.. .,. ,_¡ '- • .) ._ • v• • ... · .... ~ ... · -·'-' ' .. • ... :... '-·· Lo~ f', ,J }' ••... : 1 ¡ i:. ,··J,_~ 

i~A: 

IJ 

+--X" --+-- '/V\' -----·-+ 
___ ,¡__ 

l:.T(xn) =- To lo.oo4(- +~)] 
6T(xn·) =l~[c.co4(o<:-T4)] 
.6.T(x())::: .0-T(xn) 

T o (<X T ')(;) -=- T ~ ( "'(, 1 

T ~~) 
SI 1 o ::.T.;, 

1 
v. 1 X'l'\ 

o<+~=o<.+-
3 ' .3 

Xn = X1'!'+ 3(~-o<..) ·,. 

X "1 ::. .L - X" 

L. 3f.') X" ::. -~ -t- "f \o<. - ""' 

ALARGM'l 1 EN TOS: 

Td 

i' 
1 

EL DISEÑADOR DEBERA !'·I")IC.A 0 l_n<: ~~-~Qr.r.r~JErlTOS, PUESTO OUE ESTflS SE~aJ: 

PO~ LO GENERAL UNA i1EJn~-INDTr:~CION DEL PRES~UERZO CJUE SE H.A TR.A~ISFE

R IDO, QUE LA PROP lA LECTUR~ SOB~E EL ~t~'IO~ET~O. 



ll ,. '1 ~{)''''·''''' ·¡··· 1 "(' ')>'1'1'' '1''" I)''Tr"Ln 1 ,. 1'"'' r¡ ... , .!,) 1\~: •. :~n,¡¡r_;!l).:. t.J..; ¡!J.L<:·_¡:.·~ .:. r_:iL.\:: .:u\ r· 1::•- .. ~ 

TIR DEL DIAGR~~~ ESF.ll~~~nO-CLA~O: 

' ' 
-l---l-+- -r-- ¡... 

"' x, ),{z X~·l -.:... ""'·' •,.;,\ X 

+.1f4_4~--+-4X• ¡é¡<~~~ 
{ 1 1 

1 

T 1 

1 

1 1 

f 1 i 1 q 1 1 1 
-5' 1 1 1 1 <;z. ' ' r 1 ' 1 1 , 1 1 E?• · ~n-• · 

-H-;--+-;-; ~ 1 1 1 ; 

' ! 
~~ 1 

1 
>< 

~-- :;, .... · .• :, .' t . •. 1 1 ·. 
' ' ~ ' 1 ! ,. . 

DOmJE "U" ES EL DESPL•;Z/r' I EilTO -= 

EN EL MlCLA.JE. 

ES DECIR: 
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IJ[i,:; ·.·:1·iJ.l' i\!:~:,1 :¡[1);' ¡:,:~.,•en· ,:':!\ ·:c.'.'I'·:JIJ''", ~H.t' 1 !t,· (¡·¡:;, 1, 
• • • • ·•-'"''- ·- • ._. ···--· ••• 1 1 ~· .~. ••• / • • 

··· 2 r 1 -l m = __ ! n ,. ·-~- 1 e 
3 .J 

. ' . 
~ 1,, --· . 

l 

1 

Y PG;: LO T¡\iHC 

U= E,mXn 
/ 

- ! '" f/1 
. r--:. - ·- .. 

~rr'l 

DETERMINAC ION DE LOS VALORES DE '}l" Y ";..." 

LOS VALORES DE '')J" Y "/\" NO SON TOT.4LMENTE CO'!OCIDOS AL I~llf.!O -

DEL PROYECTO <DISERO), PERO PUEDEN AJUSTARSE AL INICIO DEL PROCESO

CONSTRUCTIVO, 

POR LO TANTO, PARA EL DISE~O DEBEN SUPONEtl.SE CIERTOS V.C.LO~ES DEiHRO 

DE LOS RANGOS NORMARLES 

EL PROCESO ES EL SIGUIENTE: 

• SE COLOC.4 UN GA.I O EN CADA EXTREMO DEL CASLE 

• UN GATO SERA ACTIVO MIENTRAS QUE EL OTRO PASIVO 

'· 1 

• EL GATO PASIVO SE DEJA CON LAS VALVIJI.AS CERRADAS Y .~ UNA LIGERf1 -

TENSION INICIAL. 

• AL TE~SAR EL GATO ACTIVO SE INCREMENTARA LA PRESION EN El GATO Pl\. 

SIVO. 

LA. PERD 1 DA TOTAL SERA LA DI FERENC lA DE pqEs 1 ONES F.~l Ar4!30S G!\ TOS. ES 

TA PERDID.4 IilCLUYE LAS PERDID.I\S POR FRICCII)~ ADE11AS DE L4S Pt~DIDAS 

liHEP.NAS DI:: LOS GI\TOS Y LI\S PERDIDAS POR ANCLAJE. 

ESTA~ DOS UL TII'l.I\S PF.RD 1 DAS PUEDEN SE.tl.. CON OC 1 DAS DE ANTE:Wl() (VA~ 1.~:: 

ENTRE 5 Y 8%) O SER D~TERMINA04~ EXPER!MENTAL~ENTE.· 



' 1 • • 

~ ' 1 ' 

••• 1. : 11''' '' 1 r·· '. 1¡":.·· .. · ·.')· ... '"1('1. 1' •••. t f; 1 ··¡ !,' ,.r- l'l'' ·¡ 
.·,l L:' . ... ~··.:\ !.1 .\ .. ¡•; -.,¡;!·':'· 1 ¡· 1\: .. •-''· ~- ''',.:, ~-: .· '';_.· •J·'·· .. .1 '·l: .. 

' · ' 1' -l 1' •· T Ü ,. e ''1 l / .. '1 r '' (' ' "¡ '\ ,. : ' " 1 1' " (.)" ~ ' 1' 1· "' ¡ r 't-' 1 . · ·¡ - 1 · ' • 1' <:: 1' .... 1' -''- . 1 ¡·_,; ;! ~ ,. l. !1 .'~:. J·•.:tl, ,\.) ' ·,(_. ' '· ... ; ~. : .. ~ . ¡.-.¡ :.:~ 

Y IJ) r¡·\1 ·r 1110 Y ·'':" 1'1"ll :¡''JP"L('it'I/ 1'\'~·,,H.) ·:Fic"l , • . t • "1 • . r . ._ • . •• ....,. . . . .. . . ~- .... _ . 1 ' , 

LAS P~RD!DAS SEHALADAS, 0.93 Pl Y 1.07 ?2. 

o 

. ., !},_9.3_El = ri;xx. + \ L 
1.07 P2 

1 ' • ¡, ¡ ¡ • • r·. ~ ,._ t • • • J •¡ ¡ ·· 
--~~----~'. tt l'' :·.:_ ¡. _,'\ ¡;¡ ... 

POR E~ METOOO DE LOS t1INE10S CU.~DRADOS SE PUEDel ENCONTR.~~ LOS VAL!l 

RES PARA'}" Y ">.."· 

LOS S 1 GU 1 ENTES V,~LIJRES PUEDPI SER CO% IDEqAl)OS Ei'1 EL 9 l ScJW. 

CABLES FOR:'~ADOS POR ALAr1BRES PARALELOS C. 21J ~~Ju ::" . 
0.2(1f: . .A~! .. ,Yl 

/, 

TORONES O lf=, L..
11 L.r, zn . -- - r~ - ·J, 'J 

t"!,l5b/\b0,25 

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.~q LOS .~LARGAM I Et!TOS. 

AL INICIO DE LA OPERACION HABRA UN ACot'lODO DEL CABLE ADE~-'¡AS DE U:lA -

FRICCiml PARASITA Ql!E fi:'\BRA QUE VENCER, p(lq L'l OUE LA REL.1•CJ0N PRE -

S 1 ON-DEFORriAC 1 O~L SE VERA AFECTADA PARA LOS pq !!':EROS VALORES. 

USUAUíEiHE SE SIGUE EL SIGUIENTE PROCEDII'IIPITO: 



r.l = '.''') ''·· ; .. ,.-. ~-- "''•·"-1._, 

T2 2nn ,. 1 ? 
- .. ... 1\G,. ~M,_. 

T3 = 300 KG.ICM2. 

Y SE TOMAN LOS ALARGMIENTOS CORRES00NDIENTES FO~~fiNDO LOS PA~.ES O~ 

DENADOS CDEF. TENSION). 

GRAF 1 CArlDO ESTOS VALORES EL OR 1 GEN ~EAL P.~RA LA GPAF 1 Cl\ TENSIONES -

ALARGAr1 1 ENTOS. 

T'k 

T // .. - -· - -· /. 

T~ ., ... - - \ t . 

Tz Er----/ ¡ 1 lo ; 0 ¡ . 
T, -- ¡ ! 

1 . - ¡ __ -1 - - -- --? 
¡..!.1...1 .GLL .tiL) ·. 

1 1-----·r é:.L, . .r,-

UN· EJEMPLO PRACTICO ANALOGO SEQ.!A EL SIGUIE~ITE: 

1 CABLE 12 0 7 

TENS!otl EN El GATO TG= 60.832 KGs. 

AP 1 STON AP= 127 '3 CM2' 

PRESION p = 60.832 .. 476 KG/CM2. 

127.8 



'¡¡ ~~·:··''ll'f'J ~- ., : ¡_;:1: ··:.:~.· ,li.•! ''r¡)~ ¡·r~ '( 1'¡•)'¡!·r';'¡i• ,·_:, .. ":. ,' ... :-.· .. ' .. ".'.·. '.', 
• t 1';' \ ••• .' . 1 ·. ' .• '. J ' ••• l J 1 • ' . '•.' ' ' ~ ,..) ¡ ¡ j' • ,, • • • - '1.. : • '·- . 

• o 

Tl = 100 KG/ CM2, 

. T2 = 200 KGICM2. 

ALl= 24 MM, 

flL2= 76 ~1M, 

il.L3= 126 MM, 

AL4= 181 MM. 

AL5= 251 MM, 

T3 = 300 KGICM2, 

TLI = 400 KGICM2. 

T5 = 476 KGICM2. 

il.Ll = (8L2- ALl) + (il.L3-8L2) + <AL4- 8L3) 
--------------= 53,5 M/1, 

3 

i 
C.ERilll2AS PO R. MI C .lill.E. 1 

DEFORr1ACION DEL ANCL'\JE A LA TRASFERENCIA ft.L ANCLJI8 EL C.'•.ELE, EL f\ii

CLAJE MISr~o SE DEfORMA POR LO QUE RESULTA EN UNA PEP.DID.~ DEL pqEs -

FUERZO QUE EN CABLES CORTOS PUEDE SER ~IGNIFICATIVA. 

EL VALOR DE ESTA PERDIDA PUEDE OBTEnERSE A Pf1RTIR DEL !)!J1.Gq:\"'A ESí-.

TE:'jS,~iJO-C LARO. 

T 
·¡., .l. 

ATo/z .1'----._ 11 

~\o,Í 1 
' 1 

:>1, 
1 

!..·"' 
•. 
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L.i '¡'¡Jnr.~~,,~r·.:-n_. in"\1·,~, ""¡r."l .· 1·:;_~.'~1" r¡:: .. ~'·.·.'¡'·:!_,··: .. ,!~---.·.\ 
.·~ .. \ .... t._,,,.., ·... . .•. :_ .~j.¡;._, ... !-~. - ~ 

n 

DE DONDE PODRE~OS C~.LCl!LA~ EL V.~.L 0R 
1·' 
'1 ' 

E:'l CONDICIONES ii0Ri·1ALES, LA DEFS~:'~P.CIO:l UNIT.~q¡A RE:~N-::::t!'fE, DESP!!ES 

DE EFECTUADO EL TENSADO ES DEL ORDEN DE 0.0002. 

F'·JR LO TANTO, SI E= 2 X 106 KGlcM2 • 

IH= 4 KG.!MM2. ( 3% ) 

r.ERQ.!DAS POR DEFORMACIONES A LARGO PL~ZO. 

SIENDO: 

' l. 
1 

FC = ESFUERZO LOCAL EN EL CONCRETO, D LA SECCION CONS!DERt 

~ = DEFORr·lAC l Oil Url lT ARIA Etl EL CONCRETO DESPUES DE L~ - -

HMlSFERErlC lA. 

Ed = WlD. DE ELASTICIDAD PAR.~ DE¡:OR'11\C I o:·iES A L''-~,r;J PL~-Z'). 

• fe s - ---• o ~ 
::.:-C\ 



" ¡ 
-~ ' L.\ \ 

. . •.. 
!·- c. 

-- ~ _r·i._ ... _-:) ·- -·· .... 

-.±=. ' 

. : ' <1 

--o 

S\ :;::_Q 'rY1 -·- -- = ··¡d 
t_.,i 

L 1 = n¡.~ ~e:. 

I:L_qm_IJ[Ls_jlQR_El TENSADO SUCESIVO DE LOS C.~BLE.~. 

SI TODOS LOS CAoLES SE TENS.~RM S!f-lULTANEA~t_ENTE, ESTA PEP.DID:~ i:O -

EXISTIRIA. 

SIN E~EARGO, AL TENSAR SUCESIVA~ENTE CADA CABLE, CA~A UH0 DE ELLOS

ESTi~ SOi'1ET l DO AL EFECTO DE LA DEFoqr~/\C I IJN I NSTAilTl\i·IE.l\ OCAS I 0:1AD.; -

AL TENSAR LOS CABLES SUCESIVOS: 

,, .,. . 1 l ) ~ 
'-· 1 :::-- ( i --- Yi¡d1c. . 4 ¡..:, 

' 
DONDE N= NUM. DE CABLES. l. 

1 

PERDIDAS PORRELAJACION DEL ACERO: 



''.t\'[l!. I!J'I nr- 1 
,. 111 r -n~· 1 1, r · '-·. 1 1·· L· .. _,, :~. 1 .,, · ·: 

1 ~ J¡'l'f¡·L··rro·' "i. LOe 'JI'(ffJ'' ,.(1' IL'\A !lC!I•\iJ.' ! ·: :¡¡· ·.11 ¡r,¡ : .. ¡'·:r.:·:·:, . • :\ l .•• " .1~. .,) l.. . ~) L. ,, ... " .r. , .l . . ' . ' ' '.:• 1 •J 

Y 011 fi.INCION sr:¡¡,~ TMITO DE PRlHECCJorJ COi'Hil{l U\ CQi'I(IJS!r;;¡, U:'~!J '::. 

f,DHEf<ENC f.~, 

LA LECHADA DEBERA SER SUF 1 C 1 ENTEMENTE FLU 1 DA PARA Sl.l HIYECC 1 Otl Y TE. 

NER BUENAS CARACTERISTICAS r~EC.~~l!CAS PARA SU FIJNCION POR MI~EqErKIJ\. 

SEBERA ESTAR EXENTA DE SUSTANCIAS QUE AFECTEN AL ACERO VE PRESFUEq= 

zo. 

LA INYECCION SE HACE BAJO PRESIOi~ Y SE SUELE UTILIZ,'\q P.LGUN EXP.~~~ -

SOR P.~RA CONTRARESTAR LAS CONTRACCIONES. 

Pi\RA DUCTOS LARGOS Y FUERTES CONCENTRAC !miES DE /\.CERO, \J.. LE\.~,~-~~ -

DEBER;\ ESTAR COi·i?UESTA POR AGU.~ + CE:~E~lT') + Pl.AST l F 1 Cl\:f1'E Y ::,]N 1\PE 
. . l. 

Ni\. ARENA F 1 NA S 1 Ll CA SE AGREG.~RA PARA CABLES CORTOS Y B.U~.s' CO:I -

CENTRACIONES DE ACERO. 

LAS RESISTENCIAS NECES.~RIAS SO~l DEL ORDE'l DE 3')0 Kfil C'~2. A LOS 23-

DIAS CAMBOS DE 7 CM.) 

LOS DIJCTOS DEBERAN SER LAV.~DOS CO~ AGUA Y PU~r,ADOS CON .~!PE ft. CG 1~ -

PflE S 1 ON ANTES DE LA 1 NYECC 1 ON. 

DOS EJEMPLOS DE PROPORCIO~AMIENTOS SON LOS SIGUIENTES: 

SIN Ai\t:iiA 12 KG. CEMEI'!TO PoqTLNHl 

5. 5 L TS. AGU.~ 

0.35 KG. ADITIVO. 



. -"{ 
:.14 \ 1 ':· ;~ :j . 

- ,.- 1\'l~.,~ ') ;\u. . ! .1 ., ' 

·· 1 -·e 1\~lj' IJ Ll-·. /\,JI" 

0.3G KG. ADITIMO 

~S NOTAS (TANTO DE PERDIDAS COMO SOBRE INYECCION) FUERON EX -
IDAS DEL LIBRO LIMIT-STATE DESIGN OF PRESTRESSED COMCRETE POR 
GUYON. 

DEl~ 

• 

(. 

1 



1:? •r . - l\·J. 

- 1 re lJ L ,, , 

0.36 KG. AD!Tl~O 

* ESTAS NOTAS <TANTO DE PERDIDAS COMO SOBRE !NYECCION) FUERON EX -
TRA IDAS DEL L1 BRO LIMIT -STA TE DES HiN OF PRESTRESSED Cm!CRETE POR 
Y. GUYON. 

JGP/ AGDEI1 

l 

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 c1erta capacidad de carga, mientras los esfuerzos nor 
males de tensión en el concreto no séan mayores a la capacidad del concre 
to a la tensión (f't = 2 f'c) que aunque pequeña, tiene un rango de exii: 

.tencia. 

Durante este rango podemos suponer un comportamiento lineal del concreto
y por lo tanto a partir de: 

para una secci6n rectangular: 

o 

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

Si tomdmos e amo hu He laR consideraciones ·'básicas del R. D. O. F. , obtendre-
mos una carga de servicio del orden de 4.5 veces mayor que la correspondí 
ente a 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 sueL 
te que las tensiones en el concreto desaparezcan. 

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

Es decir, si comparamos la misma secc1on, 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. 

1 . 
1 



v.g. 

Si suponemos la siguiente viga: 

• 

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 S 
M 10 00000 • 125 Kg 
S 8000 

__,.. 
cm • 

f • 125 Kg 
• cm 

El diagrama de esfuerzos correspondiente es: 

--~~. 

.. 
6 _"'50 cm . 
\¡- ~oc.m - . 



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

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

( 

\ 

~ 
7 :'\. 

Siendo Pp • 75000 Kgs. 

e • 6.67 cm. 

. . 

1 
[ 

' ... .. 
L t---. 

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos 

;rs ~0/c~ aV)\p . 
125 Kg/cm' comp. 

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinación de esfuerzos. 

/ 

·~--...... 

+ = 

/ 
1 



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 tensión. 

Si analizamos los diagramas correspondientes 
de la carga Pp y al estado final: 

~-··· 

al efecto 

125 
.. ·-.- --

~ 

mecánico externo -

'fF 

Vemos· que la pza. Pp viajó del borde inferior del núcleo central, al sup~ 
rior. 

Por lo tantn aquella sección con los bordes del núcleo central mas aleja
dos será una sección mas eficiente desde el pun~o de vista de flexi6n. 

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, aún cuando me
nores a ciertos limites (controlados por el agrietamiento), tendriamos un 
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien
cia a flexión. 

Es decir:! ~ 

7 

'· 1 



Estos P~fuerzos permisible~ estan reglamentados. 

El efecto externo, de hecho de flexo compresi6n, constituye precisamente
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo. 

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las 'mas comúnes: 

a) pretensado 

b) postensado 

El "pre".y el "post" se refieren a si el tensado del acero es anterior o
posterior al colado y fraguado del elemento. 

El hecho de trabajar con esfuerzos iguales o menores a los esfuerzos permi 
sibles nos situa dentro del rango lineal y ~lástico y por lo tanto es vá
lida la f6rmula 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. 



1 
2 
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***** ****** ·~~ *********************** * DISENO DE ELEMENTOS PRESFORZADnS * 
............................... ********** 

LOS DATOS SON EN KGS. Y EN CMq. FECHA: 
* NOMBRE DE LA PIEZA ? 1 •LOSA TT 247.~/6~ H. 
*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 

f'c PRES.• 3~0 Kg .. /~m2. fpu PRES.• 
f'c REF. = 200 Kq.lcm2. Es PRES. = 
f'ci DET.~ 2~0 Kq./cm2. as PRES. = 

C. PERD. = 
C. TENS. = 

*** ETAPAS DE CARGA 
CUANTAS ETAPAS 

SECCION SIMPLE = 1 
ETAPA SECCION S/C 

1 1 
2 1 
3 2 
4 2 

*** 
SON • 4 

SECCION COMPU~STA• 
w 

613.8 
420.8 
742,!\ 
400.0 

KG. /ML. 
KG. /ML. 
KG,/ML. 
KG./ML. 

f R-At" ,. -~O 
\IA7r.fl1~":"' 

17~(\0 Y~./,..r"/ 

2nnnnn0 v3. ,,...~?. 

n.'l'l rm2. 
~.80 

0.7'3 

*** PROPIEDADES GEOMETR!CAS *** 
LAS A~EAS SE DEBEN DAR DE ABAJO 
HACIA ARRir:A 

UNIDADES=cm~'2 

PROPIEDADES GEOM~TPTrAS 

++++ SECClON SIMPLE ++++ AREA= '25'17,"i('l rm"'?, 
CUANTAS ARE AS SON= 2 I TOTAL• 8187A6.30 r-'1'1'1"'4. 

y INF= 43.2() rm. 
BASE BASE ALTURA y SUP= 16.8() ~m. 
INé'ERIOR SUPERIOR S INF• 181;1~3.4~ r:m"'~. 

cm. cm. cm. S SIJP= 487~?.97 rm"'~ 

18.00 30.00 55.00 ' 
247.50 247.50 ~.00 

/, 
1 

++++ SECCION COMPUESTA ++++ AREA• ?49?.9,; rm"'?. 
CUANTAS AREAS SON= 1 r TOTAL• 1 n7'1FP4, ?? rm"'4 

y INFs 4~.?7 rm 
BASE BASE ALTURA y SIJP= IA.68 c ... 
INFERIOR SUPERIOR S INF• ?7?43.5' ~rt¡"":';t. 

crn. cm. c:m. S SUP• "'4687.0'1 r-m"'3. 
247.50 247.50 5.00 

*** CABLES DE PRESFUERZO, NUMERO. POSICION Y Cl ARn *** 
NUMERO DE CABLES = 8.0 CLARO IMTS.l • 10.81 
CE:.f'lTROIDE. (Cm.) = 6.~ 

••• REVISION DE ESFUERZOS PERMISIBLES *** 
LOS ESFUERZOS SON: PARA LA ETAPA 

1 FSI1l= 13.40 Kg./c:m2. FT 1 1 l = -4?.~n 1" «:! • 1 !"" '" :-' • 

2 FSC2>= 12.61 loc'Q, /c:ro?. Fll?l= -3? d? Kg. lr"'fl'' 

3 FSI3l= 11. 73 KQ. /cm?. FT18l"' -d:=t,?-'o v~ 1 ,.- ·. "') .· . 

4 FSI4l~ 6.32 KQ. /c:m2. FTI4)E -~A.?7 l<'r0 lr"11.., 

-...:. .. ~~-......: 



Lú, .. ,U TALE:> FS T ~ 49.0!i K'l.lrm2. F'I T : 

Pf>ESFUloP7.0 FS p = -16.73 va./cm2. F'J p = 
PfRMI~JBLE la ETAPA FC• 120.00 K<¡. /cT02. 
PtF:M 1:-, l BLE DE SERVICIO F~= 1"'1?.!50 k'"=:~. lcrn'?. 

LA C01'1S!NACION DE ESFUERZOS t:;S : PARA LA F'TAPA 
1 FS ( 1 l = l. 6?· K'l.ICm2. FI<tlc 
2 FS<2l= 14.7B K'l./cm2. FI'2l= 
3 FS<3l= 26.01 K'l./cm2. F'J(:'ll= 
4 FS<4l= 32.33 Kq./cm:?. FI <4 l = 

~** REVISIO~: DE FLECHAS *** 
LA SUMA DE FLECHAS ES 2.210 cm. 
LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES -1.617 r."m. 

* * * LA FLECHA PERMISIBLE ES 2.662 cm. 
PARA LA ETAPA: F'LECHAS: COMBINACtON: 

1 D = 0.?12 c:m. CD 
2 D = 0.438 cm. CD 
3 D = 0.6!56 crn. CD 
4 D = 0.3!5::1 r:rn. en 

*** REVIS!Oi·l A LA RUr>TURA *il* 
APEA DE ACERO DE REFUERZO : 
ESFUrRZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REF'UERZO 
CENTROIDE DEL ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PRESFUERZO ( SI=l. NOs O 
FLUYE EL ACERO DE REFUERZO ( SI= l. NO•O 

EL MOMENTO RESISTENTE 
EL MOMENTO ACTUANTE 
EL FACTOR DE SEGURIDAD 

EL VALOR DE 

= 
= 
= 
• 

A= 

-!c;a_ .,.,_ v~ ! .- ~,....., 

-
tn7 e;? k'r;. 1 ,..~,? 

I=T:: - ..... , "7 
F'T~ _c;q .,., 

Ar'l.'?? 1<'.., 1 ~"'-, 

?7.79 "'"' 1 ¡-m? 

-?n. <17 K?.¡,.... . ..,? 

-47.24 V'). lcM::" 

-0.904 rm. 
-0.4\6 .-m. 

n.?40 .-m. 

o.c;Q~ ,. . .,_ 

? . 8·1 r"fr\? 

4?rH''~. nn vJ. , .... ~,..,., 
4. no rm. 

' 
46.0~? Tnn 1 _,(1 f 
31 . "'00 Ton.-m. 

1. 448 

2.64? rm. 

z 



1 
2 

1 
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**************~********************* * DISENO DE ELEMENTOS PRESFOR7.Anns * 
***--************************** .. ***"'* 

I~OS DATOS SON EN t<GS. '1 EN CMS. FECHA: 
* NOMBRE DE LA PIEZA ., * •T. PORTANTE'' "L" H. 
~ ~· CONCRETOS *** *** ACEROS *!Hf 

f'r~ PRES.• 3~0 ~~.icm2. fnu PRE'S.• 
f'c REF. ~ 200 Kq./cm2. E~ PRES. a 

f'c1 DET.• 2~0 Kq,/cm2. 8§ PRF~. ~ 

C. PERT'. = 

*** ETAPAS DE CARGA *** 
CUANTAS ETAPAS 

SECCION SIMPLE = 1 
ETAPA SECCION S/C 

1 
2 
3 
4 

1 
1 
2 

SON e 

C. TENS. :: 

4 
SECCION COMPUE~TA= 

w 
822.0 

2072.0 
1318.0 
15~0.0 

KG./MI, 
KG./MI.. 
KG./ML. 
KG.!Ml. 

1 R-Ahr· -RQ 
VA7r.l11F7 

? 

1"?~()r, VJ. lrf•·., 

?nnnnnn v ...... trr,.?. 

n.c::tc::t r'Yl:-' 
o.Rn 
o "" 

*** PROPIEDADES GEOMETRICAS *** 
L~S AREAS SE DEBEN DAR DE ABAJo 
HACIA ARRIBA 

IINIDADE'~=r-mA2 

PROPIEDAnE~ r.F.nMFTPTrA~ 

~•++ SELC:ON SIMPLE ++++ 
C~ANTAS AREAS SON= 2 

f_.;,:; -:.E' BASE ALTURA 
'Ní-ERJOR SUPER !OF' 

cm. rm. rm. 
~o. (~o) 50.00 30.00 .. 
3~.00 35.00 55.00 

t + • * SECC!ON COMPUESTA ++++ 
CLIA,.7AS ARE AS SON= 2 

BASE BASE ALTURA 
INFERIOR SUF'ERIOR 

cm. cm. crn. 

3=·· 00 35.00 5.00 
7~.()0 75.00 5.00 

1*1 CABLE~ DE PRESF'UERZO, 
N!~MER(.l DE CABLES = !0.0 
CENTROIDE, <cTn.) - 10.0 

*** REvJ:,JON DE ESFUERZOS 

' LOS ESFUERZOS SON: PARA LA 
1 F'S!ll~ 24. 17 
2 FS!2l= 60.92 
3 FS!3l= 38.7~ 

'l FS!4l= 27. 13 

AREA• 
! TOTAl.= 

y tNF= 
y SliP= 
S tNF~ 

S !=\IJPa 

AREA= 
I TOTAL= 

y !NF'= 
y SUP= 
~ 

·' INF= 
~ 
·~ SliP= 

"!4?"1.00 
?1?0!"\4?.R< 

~:~. RQ 

41.. 11 
"'14"1"!1.?? 
4~?~-: .,.., 

3R40.7A 
31?"04?,fo2 

44."12 
"10.48 

70?.01. Q3 
!.IQ44 1? 

,..,.,.. .... ? 

jfl't"'4 

...... 

...... 
ru " ;.1 

r""m ~. '1. 

,.. ....... .., 
C'M"'4. 

rm. 
cm. 
r.m"::t. 

,..TI'I .... ~ 

1 ~ 
1 

NUMERO. PClSicrnN Y rt.ARn **"' 
CLARO !MTS.l : 10.40 

PERMISIBLES *** 
ETAPA 
Kq. /cm2. F'I!Il= -?0.3R 1-(<J.Ii.,.,.?. 

Kc¡./cm2. FI!2l= -!'11. 37 K e¡. 1 ...... ? 

K e¡. /cm2. F'!(3)= -.<2. 68 l'c¡ /~r,..?. 

Kc¡.icm2. FI!4l= -29.83 1(~. ,~.,.,? 



LO· •. TOTALES FS T "' 150.96 K-:J./crn2. FI T "' 
I'J.II'SFIIU,ZO FS p "' ·34. 9~ Kc¡. /r:rn2. r'"T p • 
PERM I ~- I BLE la ETAPA FC= 120.00 KQ. /cm?. 
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 1!57.!50 K<;~. '"m?. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS ES : PARA LA ETAPA 
1 FSill" -10.78 Kc¡. /c:rn2. 
2 FSI2l= 50. 14 Kc¡,/c:m2. 
3 FSI3l= 88.89 Kg./c:m2. 
4 FSI4l= 116. 02 Kc¡,/c:m2. 

*** REVISION DE FLECHAS *** 
LA SUMA DE FLECHAS ES 
LA CONTRAFLECHA POR PRESFUERZO ES 
* * * LA FLECHA PERMISIBLE ES 
PARA LA FTAPA: FLECHAS: 

1 D = 0.316 cm. 
2 D = 0.796 cm. 
3 D = 0.~06 cm. 
4 D • 0.404 cm. 

H* t<i::VISION A LA RUPTURA *** 
AREA DE ACERO DE REFUERZO : 

FT 1 1 l'" 
FTI?.l= 
FII3l= 
FII4l= 

2.021 c-m. 
-1.0?.3 c-m. 
2. !580 c-rn. 

COMFJNACION: 
CD • 
CD = 
en "' 
en • 

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 1 SI=!. NO=O ) 

EL MOMENTO RESISTENTE 
EL MOMENTO ACTUANTE 
EL FACTOR DE SEGURIDAD 

EL VALOR DE A= 

1'!4.?.1'> ... ., 
. 1 !f(l?. 

::!":.4? lol'"'1. 1 r·l'fl? 

FT• - 1 n. t '? 
!=Te -~Q.1=1'7 

¡<,"1.04 Kg.lrro?. 
13.¡<,f. ~'3- trm? 

-1Q.01 "'':!. 1 íffl?-

-48.1'!~ V'). ( r"n"". 

-0.701'! r~. 

o ORP rm 

n. c,94 r"'. 
O,QQI'! rm. 

3.q"' C"fV\2. 
4200.00 "'J· ,,...,.?. 

4.00 ""'· 

t ?.3. 1 1 Q Trn _ .. ,. 1' 

7'7.Q(l? Tnl"l. -m . f 

1. !'IPn 
?4.n,.,:s r" 

,, 

--~-
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18.2.6 Al calcular las propiedades de la &ec:Ción, 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 dlsllllo 

18.3.1 El dise~o por resistencia de miembros presforzados para cargas 
axiales y de flexión debe basarse en las suposiciones de la Sección 10.2. ex· 
capto que la Sección 10.2.4 se aplica únicamente al m-zo que cumpla 
con lo sellalado en la Sección 3.5.3. 

18.3.2. Para el cálculo de nfuerzos en la trlnaferenda del presfuerzo, 
bajo cargas de servicio y para las cargas de agrietamiento, se puede em
plear la teoria alaltlca con las suposiciones siguientet: 

18.3.2.1 Las deformacionee varian linealmente con 11 protundidld en 
todas las atepaa de carga. 

18.3.2.2 En .-101111 ~grietad• el concmo no rosifta ninguna ten· 
si6n. 

18.4 Esfuerzo• permlllbln en el concreto-Miembroe eujetoe • fle
xión 

18.4.1 Los eefuerzos en el concreto inmediatamente después de la 
tranamiai6n del preafue_rzo (antes de las pérdida de presfuerzo dependien· 
tes del tiempol no deben exceder de lo siguiente: 

al esfuerzo de la fibra extnsma en compresión .............. O.f!Of' ci 

bl ~~:~~r-zo_ ~ -~ .fi~r_a_ ~~~"-~ -~~ ~~~-n- ~~~~~ ~- ~ :,'~~:op; 
el etfuerzo de la fibra extrema en teMión en lol extremos de 

miembros simplemente apoyados ..................... 1.6 ,Jt'ci 

Cuando los esfuerzos calculados de tensión exceden de ettos valores; 
debe proporcionarse refuerzo auxiliar de adherencia (no preeforzado o pres· 
forzedol en la zona de tensión para resistir la fuerza totlll de tensión en el 
concreto, calculada con la suposición de una sección no agrietada. 

18.4.2 Los esfuerzos en el concreto bajo las cargae de servicio (det· 
pués de que se presenten todas las pérdidas de prasfuerzol no deben exce
der de los siguientes valores: 

¡· 
1 
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a) esfuerzo de la fibra extrema en compresión ........... · .... 0.45f'c 

bl esfuerzo de la fibra extrema en tensión en la zona de tensión pre· 
comprimida ........................................ 1 .6 ffc 

e) esfuerzo de la fibra extrema en tensión en la zona de tensión pra· 
comprimida de los miembros (excepto en alstemaa de losaa en dos 

. direcciones! en los cuales el anéliais bassdo en lea ~ecclones trena· 
formadas agrietadas y en las relaciona bilineales momento
deflexión demuestren que las deflexiones inmediatas y a largo pie· 
zo cumplen con loa requisitoa de la Sección 
7.7.3.2 ...••....................................... 3.2 .¡¡;; 

18.4.3 Los esfuerzos permisibles en el concreto de las Seccionas 
18.4. 1 y 18.4.2 pueden sobrepasarse cuando N demuestre mediante 
pruebes o anélisia que no N perjudica el comportamiento. 

18.6 Eafuerzoa permlalbl• en loa cabl• de presfueno 

18.5.1 El esfuerzo de tenai6n en loa cables de presfuerzo no debe ex
ceder de lo siguiente: 

al Debido ala fuerza del gato .•............ : ... . 0.80fpu o 0.94fpy 
el que ssa menor, pero no mayor que el valor méximo recomende· 
do por el fabricante de loa cables de preafuerzo o de loa endeja. 

b) Cablea de pretenssdo lnmedietamente delpuM de la transferencia 
del preafuerzo ...............•.........•............ O. 701 pu 

e 1 Cables de postenlldo inmediatamente después del anclaje de loa 
cables ....................•........... · ......•...... O. 70fpu 

18.1 P6rdldaa da presfuarzo 

18.6.1 Para determinar el presfuerzo efectivo fse. deben conliderarw 
las siguientel. fuentel de p6rdidaa de presfuerzo: 

al Pérdida por asentamiento del anclaje 

bi Aconamiento eléllti<:o del concreto 

• 

• 

·' 

1. 
1 

··-· -··------·-----·--
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el Fluencia del c. 'et 

di Contracción del e~ ito 

el Relajación del esfuerz~ ..~. 'lles 

fl Pérdidas por fricción debidb 
de loa cablea de postensado 

,tura intencional o accidental 

18.8.2 Pérdidas por fricción en loa Cl. • do '&tensado. 

18.6.2.1 El efecto de la pérdida por friccio. 
do debe calcularse por medio de 

Ps = PxB IK2+ 11al 

- •bies de postenu-

(18-11 

Cuando IKR + 11 a 1 no sea mayor que 0.3, el efecto de la pérdio.. w 

ción puede calcularse por medio de 

Ps = Pxf1 + K2+ ll al (1L 

18.8.2.2 Las pérdidas por fricción deben besarse en los coeficientes de 
fricción por curvatura ¡¡. v por excentricidad K determinados experimental
mente v deben verificarse durante laa operaciones de tensado del cable. 

18:6.2.3 Loa valores de los coeficientes por curvatura v por excentrici
dad usados en el disel\o v los rangos aceptables para les fuezas producidas 
por el gato en los cables, al igual que el alargamiento de los cables, debe in
dicarse en los planos de disello. 

18.8.3 Cuando pueda ocur•ir pérdida de presfuerzo en un miembro de
bido a la conexión del mismo con una construcción adyacente, dicha pérdi
da de prasfuazo debe tomarse en consideración en el disello. 

18.7 Reaiatencla a la flexión . 

18.7. 1 La resistencia de diaello a flexión de los miembros sujetos a· tal 
efecto ae calculará con los métodos de diael\o de resistencia de este regla-

\ 

i 
1 



468 .. lO LAMENTO ACI 311·71 

mento. Para los cables de presfuerzo, fp1 se sustituiré por fy en los célcul<>& 
de resistencia. 

18.7 .2 En lugar de efectuar une determinación més precisa de f ps con 
bese en la compatibilidad de deformaciones y siempre que fse no sea menor 
que O.Sfpu. se pueden utilizar los siguientes valores apro•imadoa: 

al Para miembros con cables de presfuerzo adheridos. 

fps = fpu ( 1 • 0.5 Pp j; ) 118-31 

bl Para miembros con cables de presfuerzo no adheridos. 

(18-41 

pero en le Ec. (1R-41, fps no debe tomarse mayor de fpy ni de ifss + 4,200). 

18.7.3 Se puede considerar que el refuerzo no presforzado, conforme 
a las Secciones3.5.3, en caso de. utilizarse con cables de presfuerzo, contri· 
buye a la fuerza de tensión y se puede incluir en los célculos de resistencia a 
fle•ión con un esfuerzo igual a la resistencia eapecificada a la fluencia fy. 
Otro refuerzo no presforzado se puede incluir en los célculos de resistencia 
únicamente si se efectúa un análisis de compatibilidad de deformaciones 
con el fin de determinar el esfuerzo en dicho refuerzo. 

18.8 Umltea de refuerzo en miembros eujetos e flexión 

18.8.1 Excepto por lo dispuesto en la Sección 18.8.2. la relación entre 
el refuerzo presforzado y el refuerzo no prestorzado, usada para los cálculos 
de r81Í&18ncia a fle•ión de un miembro -* tal que w p. 1 w + Wp • w' 1 o 
( Ww .+ WPw • w'wl, no sean mayores de 0.30, a.capto en lo previato p« 
la Seceión 1U.2. 

18.8.2 Cuando se proporciona une relación de refuerzo mayor que 
la especificada en la Sección 18.8. 1. la resistencia del diseno a fle•iOn 

1 
l . • 

;¡ 

(i 
' 
i 

¡; 
,i 
• 

\ 

l 
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1='1 ~. 1 1 Recomendaciones para la colocación de refuerzo en losas. 
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Deduct deflection caused by weight of member: 

5 we" 
t.+• 

384 E,; 1 

( 0.418) 
= 5 ---,-r (70 x 121• = 3.00 in.+ 

384 (3587) (20,985) 

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

3.4.2 Elastlc Deflections 

Calculation of instantaneous deflections caused 
by superimposed service loads follow classical 
methods of mechanics. Design equations for vari· 
ous load conditions are given in Chapter 8 of this 
Handbook. lf the bottom tenslon in a simple span 
member does not exceed the modulus of rupture, 
the deflection is calculated using the uncracked 
moment of inertia of the section. The modulus of 
rupture of concrete is defined in Chapter 9 of the 
Codeas: 

f, = 7.5 Av'f; (Eq. 3.4-1) 

(See Sect. 3.3.2 for definition of }..) 

Fig. 3.4.1 Bilinear moment·deflection relatlonship 

Moment 

salculated us.ng¡ Catculated usina¡ 
10 1,, 

Deflection 

1. Moment which results in bottom tension ot t, 

2. Moment corresponding to final bottom 1ension 

(Note: Prestress effecu not included in i\lustration.) 

3.4.2.1 Bilinear Behavior 

Section 18.4.2 of the Code requires that "bi· 
linear moment-deflection relationships" be uscd 
to calculate instantaneous deflections when the 
bottom tension exceeds 6 VI'; . Th is means that 
the deflection before the member has cracked is 
calculated using the gross (uncracked) momento! 
inertia (IP) and the additional deflection alter 
cracking 1s calculated using the moment of inertia 
of the cracked section. This is illustrated graphi· 
cally in Fig. 3.4.1. 

1 n lleu of a more exact analysis, the empirical re· 
lationship: 

¡" = nAp,d2 (1- vP;l (Eq. 3.4·2)' 

may be used to determine the cracked moment of 
inertia. Table 3.9.19 gives coefficients for use in 
solving this equation. 

Example 3.4.2 - Deflection calculation using bi
linaar moment-deflection relationships 

Given: 

8DT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1 

Problem: 
Determine the total instantaneous deflection 

caused by the specified uniform live load. , . 
1 

So/ution: 
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 must be considerad. 

Determine 1" from Table 3.9.19 

A•• = 2.142 sq in. (See Ex. 3.2.8) 
d at midspan = e. + y 1 = 13.65 + 6.85 

= 20.5 in.' 

e 

2.142 
= ~-bd 

= 0.00109 (96)(20.5) 

= 0.0067 

= Cbd3 • 0.0067 (96)(20.5)3 
= 5541 in.• 

""AIIowahle Tenslle Suvsses lor PrMH•"oú Conc•ete," PCI Jom· 
nll, Fell, 1970. 

t 11 is within the prKIIion olthe cokullltion metho!..l dnU oi!WtP•IItl 
IJehDVior te u• midll)ln d and te culcullle the dellec\lnn at 11 •uJ 
IC)In. ellheugh tl'lt miXimum tensile streu in this case is ünurned 
a1 0.4 2· 

PCI D•ltn MandboOk 
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Dtitermine the portien of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi. 
782 530 • 2G2 psi 

The tension ca u sed by live load alone is 1614 
psi, therefore, the portien of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi is: 

1614- 252 

1614 10.280) = 0.236 kips/ft 

and ~0.236) 
5 wQ 4 5 12 170 X 12)4 

Ll= 384 E, !
0 

= 
384 (4287)(20,985) g 

= 1.42 in. 

(0.044) 
5\1'2 110 x 1 2l' 00 :l"• 384 (4287)(5541) = 

1
' in. 

Total deflection • 1.42 + 1.00 = 2.42 in. 

3.4.2.2 E ffective Moment of lnertia 

The Cede allows an alternativa to the method 
of calculation described in the previous section. 
An effective moment of inertia, 1,, can be deter· 
mined and the deflection then calculated by sub· 
stituting 1, for 1

0 
in the deflection calculation. 

The equation for effective moment of inertia 

is: l ( M")3 [ ( M")3] 
' = M, ¡• + 1 - M, ¡" 

(Eq. 3.4-3) 

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

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

where f, ~ 

( f,~- f,) 
1- -~-Q- (Eq. 3.4-4) 

= final calculated total stress in the 
member 

fQ = calculated stress due to live load 

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

Same section and loading conditions of Exam·. 
pie 3.4.2 

•er1n10n. O. E., "The Oeformation ol Noncompgsite 1nd Com· 
~otitl Preltreued Concrete Members" O.fl«riorll of Conctwrt 
Srrucrurt't, SP-43, Amanean Concrete lnnitute. 

Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia 

Moment 

Problem: 

1 

~~~J 
1 

1 
/Á__!, 

%'ate: Effocu ot prostress 
not included 

Calculatod uslng I, 

Oeflection 

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

Solution: 
From the table of stresses in Example 3.2.8: 

f,Q = 782 psi (tension) 
¡. 

1 fQ = 1614 psi (tension) 

f, = 7.5« = 530 psi (tension) 

M" = 1 _ (782- 530) = 0844 M, 1614 . 

(
M )3 · 
M~ • (0.844) 3 = Q.601 

(M")3 1 - M, • 1 - 0.601 • 0.399 

I, = 0.601 (20,985) + 0.399 (5541) 
= 14,823in.• 

1, can also be found using Fig. 3.9.20 

f, = 782- 530 = 252 psi 

f, 252 
- = -- = 0.16 
~~ 1614 

. _1" = _,::c55::.4.:..:1c... 
= 0.26 

1, 20,985 

Follow arrows on the chart 

PCI Detign Handbaok 



0.70 

= 0.70 (20,985) = 14,690 in.• 

. . Q" ( 0.280) 
_ 5 ~ .. s\1"2 (70x12) 4 

238
. 

384 E, l, • -J84-J4287) (14,B23) • ' tn. 

3.4.3 Long·Time eamber/Oeflection 

Ael 318·77 provides a convenient equation for 
estimating the additional long-time deflection of 
non·prestressed reinforced concreta members 
(Section 9.5.2.5): 

[2- 1.2 (A',! A,)] ;;. 0.6,where 

A', is the compressive reinforcement and A, is 
the tensile reinforcement. No such convenient 
guide is given for prestressed concrete. 

The determination of long-time cambers and 
deflections in precast, prestressed members is 
somewhat more complex because of ( 1) the effect 
of prestress and the loss of prestress over time, 
(2) the strength gain of concrete alter release of 
prestress, and because (3) the camber or deflec· 
tion is importan! not only at the "initial" and 
"final" stages, but also at erection, which occurs 
at some intermediate stage, usually from 30 to 60 
days alter casting. 

lt has been customary in the design of precast, 
prestressed concrete to estímate the camber of a 
member after a period·of time by multiplying the 
initial calculated camber by some factor, usually 

based on the experience of the designer. To prop
erly use these "multipliers," the upward and 
downward components of the initial calculated 
camber should be separated in order to take ínto 
account the effects of loss of prestress. which 
only affect the upward componen t. 

Table 3.4. 1 provides suggested multipliers 
which can be used as a guide in estimating lona· 
time cambers and deflections for typical mem· 
bers, i.e., those members which are within the 
span·depth ratios recommended in this Hand· 
book. Derivation of these multipliers is con· 
tained in a paper by Martín. • 

( Long-time effects can be substantially reduced 

)
. by adding non-prestressed reinforcement near the 

, leve! of the prestressing steel. The reduction ef· 
fects proposed by Shaikh and Branson' can be 
applied to the approximate multipliers of Table 

\ 3.4.1 as follows: 

e, + A,/A 0 , 

1 + A,/A01 

where . e, = multiplier from Table 3.4.1 

e2 = revised multiplier 

A, • area of non-prestressed reinforce· 
ment 

A 0 , = area of prestressed steel __ _:..:._ 

"Menin. L. O. "A Ration~tl Method lor E1tim11trnq Caml>ftr und 
O.fltction ot Prtcast, Prntreaed Concrete Memben" PC( Jour· 
n1l, Jen-Feb. 1977. ¡. 

1 
1'Shaikh, A. F., tnd Branton, O. E., "Non·Tensionéd St"l in Pr• 
streutd Conerete Beams," PC/ Journ•J, Feb, 1970. 

Tabla 3.4. 1 Suggested multlpllera to be usad as • gulcle In eatlmatlng long-time cambera 
and cleflectlona for typlcal membera 

Wllhout Wlth 
Composlte Composlle 

Topplng Topplng 

Al erectlon: 
(1) Deflecllon (downward) component - apply to the elasllc 1.85 1.85 

deflectlon due to the member welght at ralease of preatresa 

(2) Camber (upward) componen! - apply lo the elasllc camber 1.80 1.80 
due lo prestress al the lime of release of prestress 

Final: 

(3) Oeflectlon (downward) componen! - apply to the elasllc 2.70 2.40 
deflecllon due to the member welght at release of prestress 

(4) Camber (upward) componen! - apply lo the elastic camber 2.45 2.20 
due to prestresa al the time of release of prestress 

(5) Oeflecllon (downward) - apply to elastic deflection due 3.00 3.00 
to superlmposed dead load only 

(6) Oeflectlon (downward) - apply to elastlc deflecllon caused - 2.30 
by ths composlte topplng 

... 

3-27 
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Alternately using Table 5.20.4, for b: 16 in. and 
A,1 + An = 4- #6, read: 

A,. : 0.37 sq in. 

Note: Table 5.20.4 will usually be more conser· 
vative because it assumes A,, to be the steel 
provided rather than the steel required. 

5.9 Oapped-End Connections ( <-. ·" ,. • ·. 
1 

. i /,' \1.1_,¡ 1 
Design of connections which are recessed, or 

· dapped into the end of the member, requires the 
investigation of severa! potential failure modes. 
These are illustrated in Fig. 5.9.1 and listed below 
with the reinforcement required for each consi· 
deratlon. 

1) Flexure (cantilever hending) and axial tension 
in the extended end. Provide flexura! rein· 
forcement, A,, plus axial tension reinforce
ment, An. 

Direct shear at the junction of the dap and the 
main body of the member. Provide shear-fric· 
tion reinforcement composed of A, and A,h, 
plus axial tension reinforcement, An. 

• Diagonal tension emanating from the reen· 
trant cerner. Provide shear reinforcement, 
A,n· 

Diagonal tension in the extended en d. Provide 
shear rijinforcamant composed of A,h and A,. 

8earing on the extended end. lf plain concrete 
bearing strength is exceeded, use A, as shear· 
frlction reinforcement. 

Each of these potential failure modes should 
be investigated separately. The reinforcement re· 
quirements are not cumulative, that is, A, is the 
greater of that required by 1, 2 or 5, not the sum. 
A," is the greater of that required by 2 or 4. 

5.9.1 Flexura and Axial Tension in the Extended 
End 

The flexura! and axial tension horizontal rein· 
forcement can be determinad by: 

where: 

t/l : o.85. 

tVu~~~ (h- d) +N] 

(Eq. 5.9 1) 

a = shear span, in. (can be assumed = 3/4 Q0 ) 

Q
0 

: dap projection, in. 

/ 

h : depth of the member above the dap, in. 

d : distance from top to center of the rein
forcement, A,, in. 

f : 
V yield strength of the flexura! reinforce-

ment, psi 

For design convenience, Eq. 5.9-1 can be re· 
arranged as follows: 

A + A = -
1 [v (.2-) + N (¡,TI 1 n tJ¡f u d u d 

V 

(Eq. 5.9-la) 

Table 5.20.5 may be used to determine the steel 
requirements. 

5.9.2 Oirect Shear 

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9. 1 
is resisted by a combination of (A, + An) andA,". 
This reinforcement can be calculated by Eqs. 

5.9~~ th:ough ~~.4: \ r· \ Eq. 
5
.
9

·
2

) 

3 t/lfvJ.l• \ 1/ 
Nu \ -:/ 

An : f 
1 

(Eq. 5.9-3) 
t/J V ' 

J (Eq. 5.9-4) 

where 
~ 
1 

tJ¡ : 0.85 

yield strength of A, and An, psi 

yield strength of A,h, psi 

Ji, : 
1000:\2 bh¡¡ 

(Eq. 5.9-5) 

(See Sect. 5.6 for definition of X) 

The recommended mínimum reinforcement re· 
quirements are: 

(min) 
80 bh 

(Eq. 5.9-6) A, : 

fv 

A,h (min) : 
40 bh 

fv, 
(Eq. 5.9-7) 

unless one-third more than that required by either 
Eq. 5.9·2 or 5.9-4 is provided. 

Reinforcement A,h should be uniformly dis· 
tributed within 2/3 d of reinforcement A, +A,.. 

To be theoretically éorrect, Eq. 5.9·1 should hl'ol'e iud 1R lhe 
dttnominator. The use of IP • 0.85 inateld of 0.90 llhiKurel 
compenutas for this approximation. 

.. 
. .. ·-' 

1 . 

1 
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Fig. 5.9. 1 Required reinforcement in dapped·end connections 

welded 
anchor 
· ......... 

f 
2/3 d (max. 

A,+ 

1Y," max.·-H• 

¡....-----1.720-----~ 

(a) Note: Flexure and shear 
reinforcement omitted 
for claritY 

A.~~::t;¡¡j---~----i 
welded 
anchor 

_.N 
u A,+ A. 

(b) Alternate reinforcement placement (see Sect. 5.9.8) 

1. 
1 
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For design convenience. Eq. 5.9-5 can be com· 
bined with Eqs. 5.9·2 and 5.9-4 to yield: 

v, 2 

A, ; . ·-------· (Eq. 5.9-2al 
1.78f,X2 bh 

v, 2 

A," ; ·------ (Eq. 5.9-4a) 
3.57 f.,, f.2 bh 

where 

J.l ; 1.4 

V u is in kips 

fv and fvv are in ksi 

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Corner 

The reinforcement required to resist diagonal 
tension cracking starting from the reentrant cor· 
ner can be calcu lated f rom: 

where 

V, 
- ot,. 

= 0.85 

V, = applied factored load, lb 

(Eq. 5.9·8) 

A,, = vertical or diagonal bars across poten· 
ti al diagonal tension crack, sq in. 

t,. y1eld strength of A,n, psi 

V, /,Pbd should not exceed BX .Jf;;". 

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End 

Additional reinforcement is required in the ex· 
tended en d. as shown in Fig. 5.9. 1, such that: 

~V, =¡;,(A, f, t A,n fvv + 2 X bdv'f;l 

1: Í (Eq. 5.9·9) 
where j J •• 

f, = yield strength of A, 

Tests on dapped-end beams• indicate tAat at 
least one half of the reinforcement required in 
this area should be placed vertically. Thus: 

m n A ., -
1 

-- (-~ - 2A bd 'f) 1 ,. 2 f..., t;J V Te 

(Eq. 5.9·10) 

5.9.5 Bearing on the Extended End 

The bearin~l on the extended end sllould be 
checked against the plain concrete bearing limita· 

ir-~t ur.durnu•(J J¡y R.nh,, H;¡th' .1nd John,on, H1n,d<:~Je. JL 

(rulults unpu\Jl¡ir"lcd). 

tion of Eq. 5.7.1. lf the limitsareexceerled, then 
thc capacitv should be checked for reinforced 
concrete bearing as descrillcd in Sect. 5.8: 

A, + A = ---
1 (~"-'=~~ +N\ 

n (j) fv IJe 1 
(Eq. 5.9·1 11 

(Eq. 59-12) 

5.9.6 Anchorage of Reinforcement 

Horizontal bars A, + A, should be extended.a 
minimum of 1.720 past the end of the dap, and 
anchored at the end of the beam by welding to 

· cross bars, angles or plates. Horizontal bars A," 
should be extended a minimum of 1. 7~0 past the 
end of the dap, and anchored at the end of the 
beam by hooks or other suitable means. Vertical 
or diagonal bars A,n and A, should be properly 
anchored by hooks as required by ACI 318·77. 
Welded wire fabric may be used for reinforcement, 
and should be anchored in accordance with ACI 
318·77. 

5.9. 7 Detailing Considerations 

Experience has shown that the depth of the ex· 
tended end should not be less than one·half the 
depth of the beam, unless the beam is significan!· 
ly deeper than necessary for architectural reasons. 

Diagonal tension reinforcement, A,n. should.be 
placed as closely as practica! to the reentrant 6or· 
ner. This reinforcement requirement is not addi· 
tive to other shear reinforcement requirements. 

Reinforcement requirements may be met with 
welded headed studs, deformed bar anchors or 
welded wire fabric. 

lf the flexura! stress, calculated for the full 
depth of section using factored loads and gross 
section properties, exceeds 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 reinforcement as 
shown in F ig. 5.9. 1 a, diagonal bars can be placed 
as shown in Fig. 5.9. 1 b. The requirements forre· 
inforcement placed in this manner can be deter· 
mined by: 

v, 
----· 
9 t,. cosa: 

(Eq. 5.9· 13) 

(Eq. 5.9· 14) 
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Fig. 5.9.2 Dapped-end beam of Example 5.9.1 

;-:!5 
h•t 

S" 
; 

2'-4" 
S" ] .. 

Ñu; 1S kips 

4.S" 

V ; 100 kips 
u 1 

' 

6" 

. 

but not less than that determined in sections 
5.9.2 or 5.9.5. 

1 f the diagonal bars can be adequately anchored 
into the extended end, they may also be used as 
at least partial replacement for A., and A.. re· 
quirements shown in Sect. S.9.4. 

Example 5.9.1 Reinforcement for dapped-end 
beam 

Given: The 16RB28 beam with a dapped end as 
shown in F ig. S.9.2. 

V u ; 100 kips (includes all load factorsl 

Nu = 15 kips 

f', • 5000 psi (normal weightl 

fv for all reinforcement = 60 ksi (weldablel 

Problem: Determine the requirements for rein· 
íorcement A, + A,. Av.,. Ash, and Av 
shown in F ig. 5.9. 1. 

Solution: 

Assume: Shear span, a= 3/4 (61 = 4.5 in. 

d ; 15 in. 

11 ,' 
L_ 

" d; 15" 
/ 

1.72d;1'-10" ~ 

1.7 Qd; 2'·2" 

11 Flexure in extended end: 

• 

1 

'· 1 
By Eq. 5.9· 1 a: 

A, + A, = * [vu ( ~) + Nu (~~ 
= o.as\ 60 ~00 (~·~) 

+ 15(~~)J=o.90sqin. 
Use 3 - #5, A, = 0.93 sq in. 

This could also be obtained from Table S.20.5 

21 Direct shear: 

By Eq. 5.9-2a: 

V ' u 
A = • . 1.78 t. 1-2 bh 

= 0.37 sq in. 

By Eq. 5.9-6: 

BObh = _80__(_1_611161 
A, (min) = f 60 000 

y • 

= 0.34 sq in. < 0.37 

PCI Duign H•nabook 
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By Eq. 5.9-3: 

N, 15,000 
An = -r/J t, = (0.B5)(60,000) = 0·29 sq in. 

A, + A, = 0.37 + 0.29 = 0.66 sq in. < 0.93 

Therefore, flexura governs. 

By Eq. 5.9-4a: 

= 

V ' 
" 

3.57 t,, >.' bh 

(100) 2 

3.57 (60) ( 1)116) ( 16) 

From Eq. 5.9-7: 

=0.18sqin. 

= 40 bh = 40 (16)116) 
Avh (min) t, 60,000 

= 0.17 sq in. <O. 18 sq in. 

Try 2- #3 U-bars, Avh = 0.44 sq in. 

3) Diagonal tension at reentrant cerner: 

By Eq. 5.9-8: 

V, 100 
A,h • -¡f • 0.85(60) = 1.96 sq in. 

V 

Use 5- #4 closed ties • 2.00 sq in. 

Check V, /I'Jbd • 100/(0.85 x 16 x 15) 

= 0.490 ksi < 8v"'f;" = 0.566 ksi OK 

4) Diagonal tension in the extended end: 

Concrete capacity = 2A .Jf; bd 

= 2 (1lv5oó0 (16)115)/1000= 33.9 kips 

By Eq. 5.9-10: 

Av= 2\ (~" - 2A.Jf;bd) 

= 2 (~O) ( ~~~ - 33.9) = O. 70 sq in. 

Try 2 - #4 ~ 0.80 sq in. 

Check Eq. 5.9-9 

I'JVn = r/J (Av fv + Avh fvv + 2X .Jf; bd) 

= 0.85 [0.80 (60) + 0.44 (60) + 33.9] 

= 92.1 kips < 100 

Change A," to 2 - :;4 

9Vn=110.4kips>100 OK 

5) Check concrete bearing by Eq. 5. 7-1: 

w = 4.5 in. 

S = 4.5/2 (worst case) / 11'' 
't 

sw = 4.5 (4.5/2) = 10.1, use 9 max 

s/w = 0.5 

e, = Uóo) NjV" = (9/200) 0 
"' = 0.63-

r/JV, • ~~>C 70 x.Jf" ' e 
(s/wl'" bw 

r¡,v" = o. 7 (0.63li70ll1l v'5ooo (0.5! ,, 

(16)(4.5)/1000 = 124.7 kips > 100 9K 
Reinforcement is not required for bearing · 
(Could also be determinad from Table 5.20.1) 

6) Check anchorage requirements: 

A, + An bars: · 

From Table 8.2.7: 

t, = 60,000 psi, f'• = 5000 psi, #5 bars 

1. n. = 26 in. beyond dap 

Avh bars: 

From Table 8.2.7, for #4 bars, 

1. n. = 20 in. beyond dap 

6.1 O Beam Ladgea 

The design shear strength of continuous be¡ 
ledges supporting concentrated loeds, as illustra
ted in Fig. 5.10. í. can be determinad by ¡the les-
ser of Eq. 5.10-1 and 5.10-2: ¡ 

f ·l 
for s > b + h " ·· 

qN" = 3 <l>h >..Jf; !2e0 + b + h) (Eq. 5.10-1) 

óVn = \!>h >.Jf'; (22
0 

+ b + h + 2d,) / 
(Eq. 5.10-2) 

for! < b + h, and equal concentrated loads, use 
the lesser of Eqs. 5.10-1 a, 5.1 0-2a or 5.10-3 

I!>Vn = 1.5 <l>h.X.Jf; (220 + b + h +s) 
(Eq.5.10-1a) 

~ b+h 
\!>Vn = 4J h AV f'• (20 + -

2
- + d0 + s) 

( Eq. 5.1 0-2a) 

where: 

h = depth of the beam ledge, in. 

~. = ledge projection, in. 

b = width of bearing area, in. 

S = spacing of concentrated loads, in. 

d, = distance from center of load te the en 
of the beam, in. 

5-14 PCI oesign H•ndbook 
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EJEMPLO 1 : 

Colcular. el momento resistente de la seccion mostrada en la figura, em

pleando las hipótesis generales enunciadas en 2.1.1. 

+---

70 

+ + 
o++o 

30 

Constantes de diseña 

f' = 350 Kg./cm~ e 

fy = '2 4,200 Kg./cm. 

fsr = 18,900 Kg./cm.2 

~ = ' 480 Kg.(c'!'~ .... .,. . 

f' = 280 Kg./cm~ e 

Es = 2x106 Kg./cm.2 

Esp = 1.9x106 Kg./cm~ 

¡. 

+ Acero de presfuerzo 
( 4 torones ~ 1 /2" ) 

O Acero de refuerzo 
( 2 vars. # 5 ) 

. .. 

\ 
' 

.1.7, .. 

2.1 



PROCEDIMIENTO 

1.- CÓiculo de le deformación inicial efectiva en el acero de presfuerzo. 

fspe = ( 1 - k,)fptl ( esfuerzo de presfuerzo efectivo ) 

k, = 0.20 ( pérdidas de presfu erzo ) 

fpti. 0.75 f
5
r ( esfuerzo debido e le fuerza aplicada en el gato ' = 1 

fspe = ( 1 - 0.2 ) 0.75 ( 18900 ) = 11,340 Kg./cm~ 

~spl = f pe / Esp = 0.00597 

2.- Diagramas de; Deformaciones Unitarios - Esfuerzos, correspondientes 

el Momento Resistente. 

-f-

70 

+ + 
o++o 

. --

e 

T, 

f' e 

T 
2 

' 

7.5 

7.4(b) 

·-~· 

e 

a 

: - -· ... , .. - .... ---·- :. . .-.• . -... 
= 0.003 

= o.s e 

. -·---~ ·--- -·--- -- :,; . . ..... ., . . ., . . ó·. ;2.1<'<;¡; - . . · .. f'' 

2.l<e) 
\ 

3.- Determlnoclcn de los deformaciones Únltorlos correspondientes o los 

diferentes lechos de ocero. 



• Por triongulos semejantes : 

~-
( h - yl - e ) 

= 0.003 . L e 
h = peralte total 

y l = distancia del lecho de acero a la base 

~e = 0.003 

3.1.- Se propone el valor de e y se valuan los valores de las deformaclo-

nes correspondientes. 

para e = 15 cm. 

¡;1 0.003 
(70-8)-15 

0.0094 = = 
15 

~2 0.003 
(70-4)-15 

0.0102 = = 15 
• Por tanto, las deformaciones totales seran las siguientes : 

Para el acero de presíuefzo habr~ que sumar !; spi 17.3.1(cl) 

¡;SP1 = ¡;spl+~1 = 0.00597 + 0.0094 = 0.0154 .. 

¡; sp2 = ~ .. +!; = 0.00597 + 0.0102 = 0.0162 -
SpL 2 

~ = ~2 = 0.0102 
S 

4.- Determinacion de los esfuerzos correspondientes 

4.1.- Para el acero .. de presfuerzo : . _ ..... -~ ...... 

' De la grafica Esfuerzo-Deformacion (fig. 1) para : 

\ 
f; sp1 = 0.0154 fsp1 = 17,590 Kg./cm.2 

~ sp2 = 0.0162 fsp2 ., 17,800 Kg./cm.2 



:.• 

~-------------------------------------------------L------~ 

~ = 0.0102 > 0.002 
S 

= fy = 4,200 Kg./e~ 

5.- Determinaci6n de las fuerzas de tensión y compresiÓn correspondientes. 

5.1.- Compresión en el concreto : 

e = abf~ 

o. = 0.8 e ,.; 0.8(1 5) = 12 cm. 2.l<e) 

e = 12(40)(231) = 83,160 Kgs. 

5.2.- Tensi6n en los aceros 

T SP1 = ASP1 t sp1 = 1 .98(17590) = 34,828 Kgs. 

T SP2 = ASP2 f sp2 = 1.98(17800) = 35,24.!. Kgs. 

Ts = As fy = 5.74(4200) =.24,108 Kgs. 

la suma de fuerzas de ten sien es : 

~T. = T = 94,180 Kgs. 
L 

6.- Verificación del equilibrio de fuerzas. 

e < T ( 83169 < 94180 ) 

- : ... -~~;:. . .. . . . . . · ... ~-· 

aumentando el valor de e ( puesto qu~ T > C ). 

'i 



A continuoci6n se presenten en forme resumida, los cólculos pare los 

tenté os he eh os. · 

tcnt~s e ~· ~2 fsp1 fsp2 fs e TSP1 Tsp2 Ts 

\ 
' 

1 

2 

3 

1 
cm Kg/cm2 Kg/cm2 Kgjcm2 Kg. Kg. Kg. Kg. 

15 0.010 2 0.0102 17,590 , 7,800 4,200 83,160 34,828 35,244 24,108 

16.8 17,420 17,550 4,200 93,139 34,492 34,749 24,108 

16.85 17,410 17,530 4,200 93,416 34,472 .34,709 24,108 

Considerando aceptable el valor de e 

tos respecto e un eje por le bese; 

= 16.85 cm. y tomando momen-

... -:':'. 

<M = 93416 (70-16.8x0.8 }-34472(8)-34709( 4)-241 08( 4) = 
2 .. 

:. <M = 5'400,320.5 Kg.cm. 

MR = (F.R.)M = 0.9(5400320.5) 

MR = 48.6 Tm. 

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

= 

.. . ... 

S 

"': .. .. ·-··· ··.-· 

'--~------------------··. . ·-- .. 

~T 

Kg. 

94,180 

93,349 

93,290 

ti 

·.- ;:. 



EJEMPLO 2 : 

Revisar los requisitos de acero m(nlmo y m6ximo poro lo sección -:el 

. o 1 1 e;emp o . 

. .;... ....... ... ____ . 
_, . 

a).- Acero m(nimo 

Debe cumplirse lo desigualdad 

(1.5-0.3 IP) 

. -· .. . , ... 
: .. ;-:: _; ,¡ . • • .. 

,. -

es el esfuerzo de canpre~l6n debido al. presfuerzo, en lo 

fibra extremo de c~_mpresl6n. 

Pe es la fuerzo de presfuerzo efectl110. 

e es la excentricidad del acero de presfuerzo. 

1.- Cálculo del lndice de Presfuerzo. 

Asp = 3.96 cm~ ( 4 torones rf 1 /2" ) 

As = 5.74 ( 2 vrs. # 6 ) 

fsp = 17,410 Kg./cm~ , 
fs = fy ·= 4,200 Kg./cm.2 

1 
~ 

... ~-
. ~' . '.' ·•· 
• o o 

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

:: •• !>- -~--- ~ ..: : : .. •.·· . . 

-' 

---_ .. ~; -.r 

\ 



...... ~_.· 
:::. .~ 1'. 

I p 

= 

3.96(1741 O) __ __;_____..: _ ____: __ - o. 7 4 
3.96(17410)+S. 74( 4200) 

0.74 

2.- C61culo del momento de agrietamiento. 

Del problema 1 : 

11,340 Kg./cm:Z 

30(70) • 2,100 cm~ 

= .. bh2 
.6 

30(7oi 
·6 

. . - :.:::.r. .· .. ·...- ... e 
)T{\ , - - -b__- e'-

2 
3S - 6 - 29om . 

/t· 
~, 

t 

- .. ,2~f~',-.,:~· .: 

- 2 bso 1 
- 37.4 Kg./o~ 

:. ~og = 
r.:;,4+ 3.98(11340) + 3.96(11340)(29)124500 
~ ..... ·_.. 2100 24500 :_¡ 

Mag = 27.18 Tm. 

y (1.15,-0.3~)Mag • (1.S-0.3x0.74)27.18 

Del problema 1 : 

48.6 Tm. > 34.7 Tm. 

b).- Acero mdximo. 

[;;sp 

0.75 

• 34.7 Tm. 

¡· 
1 



Del problema 1 : 

~sp - 0.0139 

~~ = 0.01 (de le ~¡r~flcc esfuerzo-defonnacl6n del acere de 

prosfuerzo) 

:.~ 
= 0.01 = 0.0133 < 0.0139 

0.75 0.75 

Si se cumplo le desl~¡uctdcd requerida. 

1. '·-

.. 

. . . -· 
; : 

. ·.: - .";. 



·, 
.J.- Calculo de la fuerio de praafuerzo. 

a).- A la l:ron•f•r•ncio 

fptl • 0.75 fsr• 0.75 ( 18900) • 14-,175 K<;¡./om~ 

Pptl •. Aps ~ptl • 3.96 ( 14-175 ) • 56,1 JJ KQ./cmil 

b ). - A cargas de. servicio 

fSP. = ( 1-0.2 )fptl ~ 0.8 ( 14-175 ) = 11,340 Kg./cm~ 
e 

PSP. = Ap~ ~SP. = 3.96 e 1134() ) = 44,906 K~./cmi! 
e e 

e).- Excentrlcldod 

e - Yt -e' • 36.25 - 7.5 • 28.75 cm. 

4.- C&lculo de loa es11Jerzo:a en lo:a ftbro:a extremo• o troves de los 

sig u ien l•• exp re1lon••· 

A).- En lo transferencia 

1.- En el extremo 

- 56133 
2-420 

- 561.33 ( 2875 ) = -19.2 Kg./om1 
38092 

este '<'Olor es llgerom~nte superior o 1.6 ~ que corre¡ponde o mlem

broa ain refuerio en lo zona de ienai&n. 

f 

1. 
1 



EJEMPLO 3 : 

Calcular el momento resistente de la sección mostrada en la figura, e m-

pleon do las hipótesis generales enunciadas en 2.3.1.a 

--

70 
+Acero de presfuerzo 

( 4 torones )1 1/2" ) 

4-r- + + O Acero de refuerzo 
4-f- o + + o ( 2 N S ) vors. 

1 

30 
1 

"• ... _.··.-·:_:· .. - . : ;, ·¡ --

Constantes de diseño : 

f' = 350 Kg./cm~ e 

-
fy = 4,200 Kg./cm.2 

fsr = 18,900 Kg./cm.2 

f" = 280 Kg./cmf e 
- . . ., . 

. ; ... ~- ';·, :_:::: :·:~;~: --~:: :_ ~ .. :. :::.:-. :· -~ _,.·-_::: ' ... .. . .. - .. -- -
f' = 280 Kg./cm~ e 

Es = 2x106 Kg./cm.2 

Esp = 1.9x106 Kg./cmf 



PROCEDIMIENTO 

1.- Verificar el cumplimiento de las condiciones de aplicación : 

o.) f pe ;:?: ~ f sr 

o.) f~~ 350 Kg./cm~ ( si se cumple, de acuerdo o los datos del 

problema ) 

f spe = (1 - K.) f pt¡ 

K1 = 0.20 ( perdidos de presfuerzo ) 

f pt¡ = 0.75f5 r 

f spe = (1-0.2)(0.75)f sr 

f spe = 0.60f sr 

:.f spe > 0.50 f sr 

2.- Valuar el valor de f sp 

f sp = f sr E0.5 Pp :r +q-qJ 

donde : 

b 

q 

p 

3.96 
30(64) - 0.0021 

= 70 2( 4)+ 2(B) • 70-6 = 64 cm. 

3.96 cm~ 

= 30 cm. 

fy 
= Py 

e 
As 

= 
bd 

·¡. 

1 1 

1 . 
1 

. 



As 
2 ( 2 vrs. H 6 ) = 5.74 cm. 

d = 70-4 = 66 cm. 

p 5.74 
= 0.0029 = 

30(66) 

q = 0.0029 4200 = 0.0527 
231 

f 
q' = p'__r_ 

f' e 

p' = o 

:.q' = o 

f sp = 1890 Eo.5(o.oo21 
18900 

+0.0527}] 
231 

fsp = 16,778 Kgs./cm~ 
... 

2.1.- Se debercl verificar si la secci6n es efectivamente "parcialmente 

presforzodo". En coso contrario, f sp deberd valuarse co'n ia ec. 

(presfuerzo total). 

Asp f sp 
= = 

Asp f sp +Asp f y 

= -::--::-:-"3"'. 9'::"6':'::( 1'7'6'-'-7 ,:.:7 Bó!-)-.--:-::-:-:-:-
3. 96(16778)+5. 74( 4200) 

IP = 0.772 

:.o.6 ~ I P ~ 0.9 

= .0.772 

. ... ·. .... . ~ ... :·..;·.;~.-··~· .. _. -~ ·;.: .. ..... ·~ . .:·-

3.- Determinación de la fuerza de tensión en los aceros. 

T sp = A sp f sp = 3.96(1 6778) = 66,441 Kgs. 

Ts = As f y = 5.74(4200) = 24,108 Kgs. 

T = T sp+ Ts = 90,549 Kgs. 

!?._ 

¡ 

. ' . . :~:...-. 

J 



. . 

4.- Determinación del bloque de compresi6n en el concreto. 

del equilibrio de fuerzas : 

e ~ T 

e - o.bf' e 

o. e 90549 = 13.1 cm. "' - 30(231) bf' e 

5.- Determinación del Momento Rslstente tomando momentos 

respecto o lo base. 

MR =_ ~.9) 90549 (70- 1 ~· 1 )-66441(6)-241015(~ ... 

= 47.25 Tm. 

.. :_" .. :·_ ..... 

¡J 

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

·" _: ... --: '( . ... 
. . - . 

·. ·, 

~--~ ··-.: ~:----~--.. ·. -~ ,, 
'• ,._· '-..:• . ' ... 

. . ' -. -: . .. . . . 
. . .1 . 

• . ' 1_ 

... 



EJEMPLO 5 

Rt~vi•ar loe eafue~zoa permieibl•a en el conc~eto durant• la transferencia del 

presfuerzo y bajo car¡¡os de servicio, poro lo vl~a de sección doble ·í. -
elmplemento ·apoyoda, mostrada en la figuro. 

50 

5--
. ---

5 

Claro = 9 I.Jts. 

15 

.. 
• 

250 

Car<;¡a muerta+cartJO ~lva • 2 T/IAI. 

Con~ontes de dlseño : 

f' -e 350 Kg./cm!! 

fsr • 18,000 Kg.fem.:t 

-

1 

+ Acero de presfuerzo 
( 4 torones Q' 1 12• ) 

; '( 

1 . 
1 

7.4.1.a 



Lo norma eatobl•c• que cuando el eofi.J•rza de tensión calculo.do exc•d• 

de este valor, se deber6 8uministror acero de refuerzo de tal suerte -

que reslstolo fuerzo total de tensión dej concreto, V<Jiuoda en lo sec

cion ein ogri•tor. 

~ 56133 + 561.33(28.75) = 134.6 Kg./cm~< 170 Kc¡.jcm~ 
2420 144a5 

f. 

2.- Al centro dal cloro. 

- 56133 + 
z~zo 

588060 
36092 

- 56133(26.75) = 
SB092 

f' s - -J. 74 Kg./cm~ < 1.e -.l?'¿L' 

= 561::13 
2420 

- 568060 + 561 ::lJ(26. 75) = 
14485 14485 

f' \., = 9-4- Kg./cm~ < 0.6 f~\, 

B).- Ba~ cor90• de oerv1olo. 

1.- En el •xirern o. 

fa = Q61;3J - 4+906{28,7l5) -
2420 380Q2 

f, --10.-J K;./cm~ < 1.6~ 

fl. - 4-4-906 + 44006(28. 75) -2420 14485 

f. 
l. - 107 Kg./crn~ < 0.45 f~ 

15 

1. 
1 



A - 2.420 cm.2 

I - 323,760 cm~· 

S = 38,092 cm~ 

= 14,485 cm.3 

Ys - 13.75 cm. 

- 36.25 cm. Yt 

PROCEDIMIENTO : 

1.- Reviaión de lo• .. Lerroa permilllbiH ., 111 ccnore!o 

e).- A lo trcn:sf&reneta del presfuerzo. 

Tena1Ón ~f~ll - Üao1 
• 16.7 Kg./cm~· 

CompresiÓn O.Sf~l - 0.!(280) • 170 Ko./em~ 

b).- Bolo corr,;Jas de sr;rvlelo ( ccroo muerte y vive ) 

T&nsldn 1.6 ~f~ 1 
• 1.6 ~~!50 1 

• 30 Ko./em~ 
ó 
3.2 ~f~ 1 

- 3.2 ~~!50 1 
= 60 Ko./em.2 

Compres-Ion 0.46f~ - 0.~(360)• 160 Ko./cm~ 

2.- Cblculo del momento para earoaa de sen.fclo al centro del cloro. 

M. "'~2 • 
2(Qt - 20.23 Tm. 

. ' 
·-~ 

1 
1 



f, 

f¡ 

f, 
"' 

f. . L 

,, 

2.- ...., centro dol cloro. 

- 4~906 + 2025000 - 44QQe(28.75) 
2420 38092 38092 

- 37.8 Ko./cm~< 0.4~ f' e 

= 4~906 - 2025000 + 44906(28. 75) 
Z'IZO 1+~5 1++8~ 

=-J1 Kg./cm~ - 1.&~ 

. 

-

-

·~ ' ' .---

/. 
1 



EJEMPLO 7 · 

Poro lo v1o;¡a a1mplementa opoyodo y de ••ceion transversal mostrada en lo 

1!guro, calcular las detlexiones: II'YT'Iedlata, diferido y total. 

l. ,~ 1 

Cloro - 9 t-Ate. 

Corga mu.rta - 1.0 T/MI. 

Cor¡¡a ..;ve - 1.0 T /1111. 

Ccr~a \olva permanente = 0.5 T/IA. 

Constantes de dlse'ño : 

f~ - 300 KQ./cm~ Clase 1. 

F •• - 18,900 Kg./cm.2 

E•P = 1.9x10° Kg./cm~ 

e 
• 

1 

+ Acero de p reafu•rto 
( -4 toro:, es rt 1 /2" ) 

;r:_ 



Propiedad .. 9.om.lrlcoe : 

A - 2,420 cm.2 

I = 523,760 cm~ 

S = 38,092 cm.3 

sl = 14,485 cm.3 

Ys = 13.75 cm. 

Yl - 36.25 cm. 

PROCEDIMIENTO : 

1.- C61culo de lo defle<t.3n 1nmedtoto d~ído o loe -oorv01 muria y vivo. 

A = 8wl 4 
384EI 

V = 2 T/MI.• 20 K~j.fom. 

I = lg ei Ma; > ~a)( 
I . t.1omento de Inercia de la •eociÓn completa. 

Mog - lft + f'p¡] SL 

fpL 
pe pe(~J) -A+ s l 

pe = +(0.99)(11 ::140) ~ +4,900.+ KQS. 

e .. }1 - e' - J6.2~ - 7.0 - 28.70 c:m. 

¡C!' 
,1 / 



. 1 " _ .. 44906.~ + 4-4906.4{28.75) _ , 07 91 K ¡ m2 
rp¡ 2~ 14~48 ' · '3· 0 

· 

ft. - 2 ~f~ 1 
- 2 ~Je.o 1 

- J7.4- Kg./cm~ 

M oc;¡ = @7.+ + 107.9iJ 1-4+48 = Z0.99 Tm. 

20.Z5 

I = l 9 - 02.3. 7~0 cm.4 

5(20)(900) 
-~ - 1.2~ cm. 384(1400 ,..,.,u¡(523760) 

A -
ccoAro. ~/<t<:\¡o.. 

2.- Clllculo de lo - . · · · debld<J el prealuerzo. 

- ~4Q06.4-(21!.75)(900) - 0.95 
8(14000~ (523760) 

.3.- Clllculo de lo detlexlcln dfrerlda. 

Ald = ~APP + Acup>-Ac] Cu 

Ald = ú .2s (~5J - o. os] 2.35 - o 

Ar = 1.25 - 0.95 .. 0.30 cm. 

J 
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CRITERIOS GENERALES PARA LA REPARACION 

DE ESTRUCTURAS 

DR. OSCAR HERNANDEZ BASILIO• 

2. EVALUACION DEL DAflO 

2.1 Aapectoa genekalea 

A pesar de los avances de la ingenier!a s!smica, en opini6~ 

de muchos investigadores y profesionistas el diseño y cons-' 

trucci6n de estructuras resistentes ~ sismos,es parte un ar
; 

te y parte ciencia. Un hecho que ha mejorado el juicio de 

los ingenieros ha sido el observar el comportami~~to, bueno 

o malo, de las estructuras después de que ha ocurrido un sis 

mo; esto ha proporcionado invaluable ayuda para mejorar los 

c6digos y métodos de análisis y dimens~onamiento. 

Con base en inspecciones y análisis de los daños observados 

durante los O.ltimos sismos en estructuras importantes,·' sei 

considera recomendable tener en cuenta los siguientes aspec-

tos que ayudarán a mejorar el comportami~nto s!smico: 

•DIRECTOR GENERAL Proyectos Tensión, S.A. de C. V . 
... ·, 

23 



4 

1) Seleccionar adecuadamente la disÚ·ibuci6n en planta de 

los elementos estructurales; es deseable contar con !!-

nea4 de de6en~a que permitan que la estructura adapte su· 

comportamiento para no sufrir daños mayores ante sismos 

intensos; también es conveniente evitar discontinuidades 

de rigidez, masa, resistencia o ductilidad en la estruc-

tura 

2) Evitar sistemas de piso muy flexibles que puedan contri-· 

huir a dañar los elementos no estructurales, debido a los 

grandes desplazamientos horizontales ·Y verticales que _pu~ 

den alcanzar 

3) Detallar la sujeci6n de elementos no estructurales para 

evitar que su falla ponga en peligro la vida de los ocu-

pantes.de la construcci6n, .:lañe a elementos estructuralés 

y que su reparaci6n sea costosa j 
¡ 

4) Desligar los muros de relleno, de cualquier tipo, o.bien 

diseñarlos para que contribuyan a la resistencia y rigi

dez de la estructura 

5) Detallar las conexiones para que sean capaces de tener 

gran capacidad de deforrnaci6n 

6) Incluir el efecto de las aceleraciones verticales en·el 

diseño de elementos estructurales y· no estructurales, 

Corno se rnencion6 con anterioridad, la configuraci6n de las 
;l.'f 



5 

construcciones son fuente de problemas principalmente ante 

la eventualidad de un sismo, 

Entre los problemas de la ingenieria estructural que consti-

tuyen un reto está el definir qu~ acci6n debe tomarse cuando 

una estructura es dañada por un sismo, ya que s~ tiene que 

decidir si es susceptible de repararse o si deb•,; condenarse 

a ser demolida. 

En principio, cualquier estructura dañada que permanece en 

pie es reparable, pero influir~n en la decisi6n de hacerlo-
. . 1 

aspectos de tipo econ6mico, social y, en algunas circunstan 
1 

cias, aspectos pol!ticos. .1 

La reparaci6n y refuerzo de estructuras es una a~tividad a 

la que s6lo eventualmente se le ha dado importancia, gene-

ralmente despuds de que un sismo ha ocurrido; en algunos 

paises se legisla acerca de la necesidad de que las estruc-

turas con varios años de uso cumplan con los nuevos c6digos 

de diseño, forzando incluso a realizar el refuerzo de las 

mismüs aun cuando no hayan tenido daños durante temblores 

previos. 

Desde el punto de vista de investigaci6n éste es un campo 
;¿ :-,-
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que requiere de apoyo continuo por parte de las institucio-

ncs afines a estos problemas, para que en las normas t~cni-

cas futuras se incluyan aspectos relacionados con la forma 

de evaluar los daños por sismo y los criterios para definir 

cuándo una estructura requiere ser reforzada; lo anterior 

se señala porque los c6digos actuales solo están enfocados 

~acia las construcciones nuevas. 

Después de la ocurrencia de un sismo severo, generalmente se 

procede a hacer una evaluaci6n superficial de los daños. y, a 

la reparaci6n de la estructura; en la mayor!a de los casos 

esta reparaci6n consiste en la remoci6n y sustituci6n del 

material dañado, sin realizar estudios acerca de la conve-

niencia de restructurar la construcci6n, 'dejándola en condi-

cienes precarias ante otro sismo. Por lo anterior, es nece-

sario que se forme mayor conciencia de lo peligroso y anti

' econ6mico que·resulta proceder en esta manera, y que es ne-

cesario entender mejor.el porqué de las fallas, la manera de 

evitarlas y, en su caso, la forma de proceder a reparar el 

daño. 

Existen algunos estudios tendientes a establecer si existe 

alguna relaci6n entre los daños producidos por un sismo y 

algún parámetro que sea funci6n de la cantidad de elementos. 

resistentes a fuerzas laterales. 

A partir del análisis de los daños observados en edificios 

de concreto reforzado de mediana altura debidos al temblor 
~6 
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de 1'968 en llachinohe, Jap6n, Shiga (ref 2) encontr6 que exis 

tía cierta correlaci6n entre el daño producido y dos par.1me-

'··tros; uno de ellos es una relaci6n de áreas de muros y el· 

otro es el.esfuerzo cortante promedio en los elementos resis 

tentes (muros y columnas); concluy6 que los edificios daña

dos y los no dañados podr!an ser diferenciados en base a esos 
/ 

·' dos parámetros, estim6 una distr ibuci6n de probabilidades de 

la capacidad de resistencia sísmica y lleg6 a hacer una pre-

dicci6n de la extensi6n del daño por sismo. 

La mayoría de los edificios investigados eran de 3 pisos y 

observ6 que los más seriamente dañados tenían soio una pequ~ 

ña cantidad de muros. 

En sus investigaciones, referidas a ese sismo en particular, 

Shiga establece los siguientes tndice_s: 

l. Indice muro-área: Aw/l:Af(cm 2 /m 2 )j 
./ 

Se define como la relaci6n entre el área de muros (tran~ 

versales o longitudinales) en el primer piso, Aw(cm 2 ), y 

la suma del total de las áreas de los pisos situados en

cima del considerado r.Af(m 2 ). Se incluyen todos los mu-

ros de concreto reforzado cuyas longitudes son ~ayores 

de GO cm. Si los edificios estan estructurados.a base 

de ·columnas, ·se toman las áreas de todos los muros,· i'n-

dependientemente de. sus longituñes. :v 

. ~ ... 
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Indice columna-área: Ac/l:Af(crn 2 jm 2 ) 

Se define como la relaci6n entre el área de columnas en 

el primer piso Ac(cm 2
) y la suma del total de las áreas 

de los pisos situados encima del considerado, l:Af(m 2 ). 

3. Esfuerzo cortante promedio en muros y columnas: 

li/(Ac + Aw) (kg/cm 2
) 

Se define como la relaci6n del peso .nominal del edifi-

.cio (N= 1 000 x l:Af,kg) y la suma de las áreas de los 

muros y columnas (Aw + Ac) del primer piso en una dire~ 

ci6n. Se considera que 1 000 kg/rn 2 es el peso por uni-

dad de área de piso del edificio y que el coeficiente 

de cortante lateral en la base es 1.0. 

1 
Los resultados de la investigaci6n se muestran en la fig 1¡ 

un grupo de curvas muestra la relac~n entre el !ndice'muro

área y el esfuerzo cortante nominal promedio para varios va-

lores del !ndice columna-área. Se muestran simultáneamente 

yalores para las direcciones transversal y longitudinal. 

En la fig 1 se observa que para los edificios no dañados o 

con daños leves: 

l. el !ndice muro-área es mayor que 30 cm2 /rn 2 

2. el esfuerzo cortante promedio es menor que 12 kg/crn 2 

Corno el valor crítico del esfuerzo cortante promedio, que d! 

vide a los edificios dañados de los no dañados, es 12 kg/crn 2 

:Js-
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para un índice riluro-~rea igual a cero, es decir cuando no 

se tienen muros sino solo columnas, se considera a este va-

lor como el esfuerzo dltimo nominal de las columnas (esfuer-

zo para falla por cortante en columnas cortas). Por otro la 

do, el valor crítico del !ndice muro-área, que distingue a 

los edificios dañados de los no dañados, es aproximadamente 

30 cm/m 2
; si el !ndice columna-~rea es igual a cero, es de-

cir, si solo existen muros, se considera que el esfuerzo no-

minal dltimo es 33 kg/cm 2 • 

Combinando estos criterios, la fuerza cortante Cltima nomi-

na! del edificio es 12 Ac + 33 Al~(kg), que igualada a la 

fuerza lateral nominal 1 000 rAf(kg), define la curva de tra 

zo fuerte mostrada en la fig l. Obs~rvese que los edificios 

marcados con X (falla por. cortante en muros y columnas), es-·. 
1 

tán dispuestos a lo largo de la curva antes mencionada, 

1 
Con base en todo lo anterior Shiga defini6 al ír..dice cy co-

rno representativo de la capacidad para resistir sismos, de 

la siguiente manera: 

Cy(1 300 rAf) = 12 Ac + 33 Aw 

El factor 1 300 se tom6 porque el peso promedio por unidad. 

de ~rea en los edificios de concreto reforzado actuales es 

l. 3 ton/m 2
, a diferencia del 1. O ton/m 2 considerado en el 

an~lisis anterior. 



2.3. P~ocedimientu pa~~ evalua~ el daffo 

El problema principal radica en establecer la magnitud del 

daño en la estructura y decidir si esta debe deaolerse o re'-

pararse, y en este liltirno caso, recomendar el procedimiento 

de reparaci6n adecuado. 1 

Para tornar esta decisi6a es necesario que el ingeniero haga 

uso de sus conocimientos y experiencia en la forma más razo-

nada posible, aún 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 diagn6stico y evaluaci6n de los dañas 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 
3o 
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intensidad de las cargas '1Ue puedan afectarla es suficiente-

mente grande para cubrir >n seguridad la posibilidad de un 
... 
eventual colapso ante sismu:> futuros. Para esto, la primera 

acci6n a tomar es realizar una inspecci6n detallada de la e~ 

tructura para localizar los daños estructurales y no estruc-

.turales existentes, especificar el tipo de daño y elaborar 

planos con la informaci6n que al respecto se recabe; esto es 

indispensable para tener una visi6n de conjunto del comport~ 

miento que t·uvo la estructura; con el fin de establecer las 

causas de los daños. 

Como segunda acci6n a tomar, o en paralelo con la primera, 

es indispensable analizar los planos estructuralgs y ~rqui

tect6nicos de la estructura en su concepci6n original, con 

el prop6sito de determinar su estructuraci6n, dimensiones y·.·. 
1 

refuerzo de los elementos estructurales, localizaci6n de el~ 

mentes no estructurales, propiedades,~e.los materiales, etc, 

asf como tambi~n las magnitudes de las cargas vivas y muer-

tas de diseño. Cuando no se cuenta con los planos menciona-

dos (situaci6n muy frecuente), se debe llevar a cabo un le-

vantamiento ffsico para recabar los datos necesarios inclu-

yendo calas para determinar cantidades de' refuerzo exi,stente, 

asf como obtenci6n de muestras de concreto, mamposterfa y ace 

ro de refuerzo para pruebas de laboratorio. 

Con lo anterior, se ~rocede al análisis de la e&tructura en 

condiciones originales (antes del daño) bajo cargas verticales 
JI 



14 

y horizontales, con el fin de comparar los elementos mec5ni-

cos resultantes con los daños observados. y registrados en el 

levantamiento previo y llegar a conclusiones sobre la posi

ble causa de los daños; si esta no es grave y 1C!s daños 'no 

son de gran mangitud, ~stos pueden repararse localmente. Si 

la causa de los daños es grave,estos son numerosos y de con-
; 

sideraci6n, la estructura es insegura ~ .s~ ~rocede a redise-

. ñarla a la brevedad posible; dejarla tal corno está, efectua~ 

do únicamente reparaciones locales, es peligroso porque se 

presentarian daños ante otro. movimiento s!srnico, posiblernen-

te con mayores consecuencias • 
. ,·· 

·P~r~' e~te prop6sito y tomando en cuenta las causas de la fa

.lla, hay·que procurar un mejor comportamiento dE. la estruct:!! 

ra. Si tenia una excesiva flexibilidad, deben incluirse su-'. 
i 

ficientes elementos resistentes .a cargas laterales distribui 

dos en forma más o menos uniforme pa~a no infroducir excen-

tricidades indeseables. 

Con la nueva estructuraci6n y secciones propuestas debe efec-

tuarse otro análisis para dimensionar los miembros estructu-

rales adicionales y, si as! resulta necesario, proceder al 

refuerzo de los ya existentes. 

Finalmente viene otro aspecto que es dificil de determinar: 

la eficiencia.de la reparaci6n, refuerzo o restructuraci6n. 

La manera más conveniente de verificar lo anterior es me-

diante pruebas de carga, tanto verticales corno laterales; 
]~ 
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desafortunadamente en muchos casos no se cuenta.con el siste-

rna para proporcionar cargas laterales de la magnitud deseada, 

quedando entonces la duda acerca de la eficiencia de los pro-

cedimientos utilizados para restaurar o aumentar la resisten-

cia y rigidez. 

Una manera de lograr una idea burda acerca de la rigidez es 

midiendo el periodo de vibraci6n de la estructura para osci-

laciones pequeñas; si este periodo disminuye quiere decir, 

si no se ha incrementado la masa, que se ha aumentado la ri-

gidez lateral de la estructura. 

Por todo lo comentado con anterioridad y por las incertidum-

bres que se tienen durante el proceso de rediseño.debe bus-

carse que se tenga un alto margen de seguridad entre la re ... 
1 

sistencia calculada y la necesaria segdn los nuevos análi-

sis. 1 
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Fig. 1 Relación Índice muro-área y esfuerzo cortantt~ promedio en k;;. 
muros y columnas para diferentes valores del índice colum - W 
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S. MARCOS DUCTILES 

5.1 Requisitos generales 

Este capitulo es nuevo en las Normas, estl basado esencialmente 
en el Apéndice A del Reglamento ACI de 1983 (ref ) y en algunos 

criterios de diseño noeaelandeses (refs ). Se entiende por ma~ 

co d6ctil una estructura monol!tica formada por columnas y vigas 

que baje la acci6n del un sismo intenso puede soportar una serie 

de ciclos de comportamiento inel&stico, sin menoscabo significa-
,¡ 

tivo de su capacidaide carga. Lo anterior se logra si en el md~ 

co puede formar.se un mecanismo de falla en el que las zonas que 

funcionan como articulaciones pllsticas poseen una considerable 

capacidad de giro ante acciones repe~idas. La raz6n principal 

de usar estructuras d6ctiles es que permiten ser diseñadas para 

resistencias menores que las que requerir!an en un cierto sitJo 
estructuras de comportamiento ellstico. Esto ocurre as1, entre 

fiJe 
otras razones, por la energ1a

11
durante un sfsrno·disipa el marco 

d6ctil.en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien-

te de que bajo sismos extraordinarios son 

tructurales, principalmente en las vigas, 

de 7 eparaciones de costo no despreci<b le; 

de esperarse daños e~-
" que requeriran quizl 

de manera que loe r~E 

ponsables del proyecto y el propietario tienen que elegir 

usar el nivel de seguridad suministrado por el Reglamento 

Normas Complementarias, o aumentar el costo inicial de la 

tura para disminuir el riesgo de daños futuros. 
en las articu/;;ciOI)~J plaitt"c¡¡ r 

La capacidad de g1ro"se logra. suministrando confinamiento 

entre 
1 

y sus 

cstruc 

late.-

ral al concreto por-medio de estribos cerrados o zunchos suficie~ 

temente resistentes y pr6ximos ente s1, y limitando la cuant1a de 

refuerzo. El confinamiento lateral hace que aumente la capacidad 

de deformaci6n longitudinal de compresión del concreto tan te> rH ... 

recta como por flexión y, por tanto, que se incremente la capaci
dad de giro. 

Las fallas no d6ctiles, como las debidas a fuerza cortante o a 

menos~ en la adherencia, se evitan mediante el uso de ---··:: 
].S 

..¡ 1! 



acero con fluencia definida. Si el acero fluye bajo una cier-

ta· fuerza, qued'\ acotados. los esfuerzos de adherencia y los 

momentos flexionantes; indirectamente también quedan acotadas 

las fuerzas cortantes. El obtener un comportamiento acepta-

blemente estable bajo cargas c!clicas como las que imponen los 

sismos se propicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes 

en los elementos del marco. 

En generalJ los requisitDs de es~ cap1tulo están encaminados 

a lograr, nediante requisitos de detalles de refuerzo y dimen

siones, que el comportamiento del marco esté regido por el gi-

ro inelástico por flexi6n en las zonas que se considera~ ar-

ticulaciones plásticas sin que se presente antes otro tipo de 

falla
1 

y que soporte ciclos de carga imouestos lJ()r sisr.os intensos. 

De acuerdo con el criterio general adoptado en el artículo 201 
i 

del Reglamento y en las Nornas Técnicas Conplementarias para 

Diseño por Sismo, a los edificios formados por marcos dGctiles 

les corresponde un factor de comportamiento sísmico, 0., igual 

a 4. También puede aplicarse este valor cuando se usan marcos 

y muros o contravientos, con tal que la.fuerza sísmica resis
en c1d1 efltrep is~ 

tida por los marcosYSea por lo menos el 50 por ciento de la 
•111/911e 

total. Se admite as! porque~l muro tiene menos capacidad 

que un marco para deformarse sin fallarJen una estructura for

mada por marcos dtíctiles y muros, si llegan a fallar éstos
1

los 

marcos representan una segunda defensa que puede evitar el 

derrumbe de la construcci6n. ] ' 
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Para revisar el requisito de que en cada. entrepiso los marcos 

sean capaces de resistir al menos el 50 pcr ciento de la fuer

za cortante actuante, puede procederse en la fome siguiente: 

a) Anal!cese la estructura y determ!n~n. las ~uerzas cortantes 

que actdan en las columnas. 

b) Si en cada entrepiso la suma de las fuerzas cortantes que 

actGan en las columnas que forman marcos al suponer que no 

existen los muros es al menos el 50 por ciento de la ~uer

za cortante total de ese entrepiso, se acepta que se cumple 

el requisito. 

Este proceder se justifica porque al dimensionar se suministrará 

a esos marcos por lo menos el 50 por ciento de la resistencia 

necesaria de entrepiso. 

f/0 cor¡ 

Si al aplicar el procedil'niento anterior 1\ se cumple~ e.l reguisi to, 

puede recurrirse al criterio general que consiste en comprobar 
1 

que los marcos solos, suponiendo que los muros han ~allado, son 

capaces de resistir en cada entrepiso al menos el 50 por ciento 

de la fuerza cortante actuante. Para esto, se analizan 

los marcos sin los muros, bajo el 50 oor ciento de las ~uerzas 

laterales totales, y se disefan para que lo resistan; o bien 
se 

se di~ la estructura, incluyendo los nuros, y después re-

" visa. que la resistencia de los marcos solos cumpla con el re-

quisito. Este Gltimo p~er es más laborioso. 

En cuanto a la condici6n 3 para usar Q = 4 que aparecen en las 

normas para diseño por sisr.1o en el sentido de que el mínimo 

cociente de la capicidad resistente de un entre~iso entre 

la c.cci6r. de Jist!;:¡o i10 difiera en más de 35 por ciento del 

promedio de dicho cociente para todos los entrepisos, puede 

suponerse que la resistenci_a de un entrepiso 
)).._ 

... 

, .. 
/ 



corresponde al mecanismo que en 61 se forme con articulacio

nes plásticas en los extremos de las columnas y que la resis-

tencia del muro es la que tiene a fuerza cortante en el entre
pr~rtd,iflienfo 

piso. Este . sobrestima la resistencia de entrepiso, 

particularmente en edificios esbeltos donde las articulacio

nes se formen· en las vigas y no en las columnas y el muro 

de concreto falle por flexi6n en su base. Sin embargo, se 

justifica hacerlo as! porque la intenci6n del requisito es 

evit~r que haya discontinuidades importantes en las resisten-

cias de los entrepisos
1

y no interesa tanto el valor real de 

esas resistencias, sino sus valores relativos. No vale la pena 

tratar de valuar la resistencia real de entrepiso
1

pues cuan- / 

do no 'se forma un mecanismo en el entrepiso que se trata sino 

que el mecanismo de fall·a del edificio está definido por ar.:_ 
1 

ticulaciones en las vigas, el concepto de resistencia de en-

trepiso pierde un tanto su significado. Si se deseara calcu

larla deber!a ser la fuerza cortante que actúa en ese entrepi-

so cuandase forma el mecanismo de falla general del edificio; 

lo anterior se complica aún nás cuando existen muros de con-
. 

creta P"ra stsmo. 

As! pues, para fines de revisar el requisito que se trata, 

basta aplicar la expresi6n siguiente: 

l:M e . 
VRE = --.:- + V n R muro 

donde VRE es la resistencia ficticia del entrepfso, EMe es la 

:n 
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suma de los momentos resistentes en los extre~os de las colum-

nas y VR muro la resistencia del muro a fuerza cortante. Para 

valuar M
0 

debe to~arse en cuenta la carga axial que actaa en 

la col~na (pueden usarse los diagra~as de interacción flexión

compresi~n). La resistencia del muro se determina de acuerdo 

con la sección· 4. S. 2c) de las· Normas
1 

considerando muro no es

belto: as! se obtiene: 

Una de las características de un marco que inf, luyen en su 

comportamiento y resistencia ·es la resistencia relativa entre 

columnas y vigas. La tendencia actual es propiciar que las qo

lurnnas sean más resistentes en flexión que las vigasJa ~in dJ 

evitar las fallas laterales de entrepiso por la formación de 

articulaciones plásticas en los extre~os de las columnas; esto 

es, se llega a una estructura en que el mecanismo de falla 

ocurre por la formación de articulaciones inelásticas en las 

vigas y donde las columnas permanecen de hecho en la zona 

elástica excepto en sus bases. Bajo un cierto sismo, la de-

manda de giro en las articulaciones plásticas de una estructu-

ra cuyo mecanismo de falla está definido por articulaciones 

en las viqas es menor aue el aue se tiene en las articulacio-. - - .Es 
nes de un mecanismo de entrepiso; . · decir, la estructu-

(COf/ colJ!mt18J m/¡ ,.~ ls tenteJ l(llt! l;s 1Ít9ill) 
rattiene mas probabilidades de sobrevivir durante un sismo de 

- . 
por o1f8 pade) d catJSt!l ·de /; car9 a ciJ< /,gJ la ct!1pr1t:ÍQ61Q de 91ro 
t'neiÚf/co tle /~s ct~/tJII'Inl.f es menor 'fiJe la de /li.J vijtl.!, 

3? 



intensidad extraordinaria. Aderás puesto que sus de-

formaciones laterales ser4n menores, disminuye el riesgo de 

que se haga inestable por los efectos de esbeltez • 

. El requisito de que los marcos que se diseñen con O = 4 sean 

monolfticos colados en el lugar se debe a que los detalles 

que se especifican están basados en ensayes realizados en es-

pecfmenes monolfticos. Los requisitos para marcos prefabrica-

dos se dan en el cap ~-

Es importante revisar que se cumplanJademásJtodos los requi- í 

sitos que para usarQ = 4 se prescriben en las norMas t~cnicas 

para diseño por sismo (ref y que no están mencionados en 

las normas para estructuras de concreto. 

La condici6n de que cada marco debe resistir al menos el 25 

por ciento de la fuerza horizontal que le corresponder!a si 

estuviera aislado prev~ la posibilidad de que el sistema de 

piso no trasmita adecuadamente las fuerzas de inercia a los 

elementos verticales más r!gidos, por ejemplo porque se dañe 

durante un sismo violento. Tambi~n torna en cuenta imprec±sio-

nes en el cálculo de las ri9ideces laterales de muros y co

lumnas que puedan hacer pensar que alg~n marco toma menos fuetza 
Lf"' 

t 

' •' 



lateral que la que en realidad le corresponde. 

Se pide que la resistencia especificada, f~, del concreto no 

sea menor de 200 kg/cm2 debido al efecto desfavorable que so

bre la curvatura en la falla tiene el disMinuir f~: en una 

secci6n rectangular que tiene un cierto refuerzoJla profundi

dad del eje ~eutro en la falla es e = Asfy" if"; al disminuir '/C e 
f' aumenta e y la curvatura disminuye. ~.8 e 

El ·uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o 

que fluya bajo un esfuerzo considerablemente mayor que el 

aplicado al dimensionar puede conducir a fallas frágiles por 

fuerza cortante o por adherencia, Estos tipos de falla deben 

5'. 7 

evitarse aunque ocurran bajo cargas mayores que las de diseño, 

de aqu! ~1 primer requisito que se pide para el refuerzo lon-

gitudinal de vigas y columnas. También es necesario gue el 

esfuerzo real de fluencia del refuerzo de las vigas no exceda 

demasiado al de cálcul~para que efectivamente se mantenga la 

tendencia a que las articulaciones plásticas se ~ormen en las 

vigas y no en las columnas. 

El otro requisito relativo al a~ de refuerzo pide que des-

pués de la fluencia el·material tenga endurecimiento por de-

formaci6n,de características tales que la resistencia real sea 

al menos l. 25 veces el esfuerz·o real de fluencia. Consideran-

do el caso extremo de que el acero fluyera y no tuviera endu

recimiento por deformaci6n, la fluencia ocurrir!a sÓlo en la 
t¡( 



secci6n de momento máximo y de hecho no se formar!a una zona 

que trabajara como articulaci6n plástica, sino que la defor-

maci6n del acero se concentrar!a en unos cuantos mil!metros y 

rápidamente ocurrir!a su fractura, originando una 

falla frágil. Si el acero tiene endurecimiento por de~orrna-

ci6n, al llega·r su de!ormaci6n a la zona de endurecimiento 

el momento en la secci6n de momento máximo aumenta y también /o h;(~n 

los momentos en las ·secciones vecinas) con lo que la fluencia 

del acero se propaga y se forma una articulaci6n plástica. El 

requisito de las normas tiende a asegurar que la fluencia ocu

rra en una cierta longitud, v 1cxp:-ar así 

pacidad de giro inelástico en esa zona. 

una cierta ca-

5.2 Miembros a flexi6n • 
1 

5.2.1 Requisitos geométricos 

Se pide que la relaci6n claro-peral te no sea menor que 4 porque 

hay evidencia experimental (ref ) de que bajo acciones re-

petidas el comportamiento de vigas peraltadas que no cumplan 

con el requisito es más desfavorable que el de vi9as esbeltas. 

Los requisitos que limitan las relaciones del ancho de una vi-

ga con la longitud no. soportada lateralmente y con su peralte 

tienen la intenci6n de evitar el pandeo lateral. 

Los extremos de las vigas normalmente est4n bajo flexi6n nega-

tiva y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repet! 

/ 
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tidas es probable que se desprenda el recubrimiento y sOlo se. 

cuente con el concreto contenido dentro de los estribos; por 

esta razOn se requiere un ancho m1nimo de 25 cm. Se pide que 

el ancho de la viga no sea mayor que el de la columna
1

para ha

cer lo mAs eficiente posible la trasmisi6n de momento entre 

viga y columna. 

La intenci6n del Oltimo requisito geométrico para vigas es evi-

tar momentos adicionales importantes en las columnas, causados 

por excentricidad de la carga vertical y que normalmente no se 

toman en cuenta en el an!lisis. 

5.2.2 Refuerzo longitudinal 

El primer requerimiento va encaminado a no dejar alguna secciqn 

con posiblidad de falla fr!gil por flexi6n de uno o de otro si~ 

no; esto Oltimo en vista de las incertidumbres en el an!lisis, 

la posible ocurrencia de hundimientos diferenciales de apoyos
1 

o acortamientos diferenciales en columnas a corto o a largo 

plazo, todo lo cual usualmente no se considera en el an!lisis, y 
d.e 

también en vista de la posibilidad que el " . 

sismo sea más intenso 

que lo previsto y haga que Ci'!11b ien los signos de los momentos. 

Como se dice en 2.1.2a), el refuerzo m1nimo obliga.a que el morne~ 

to resistente de 1~ secci6n agrietada sea al menos 1.5 veces ma

yor que el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se 

evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. El requ~sito 
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de que sean por lo menos dos barras en'cada lecho se refiera 

más bien a la necesidad de ellas por razones de construcción . 

Se mantuvo el Hmita de 0.75Asb para el acero a tensión. 

. ~o 
.~\ 

~e, 

. ~ 
Aunque el concepto de falla balanceada no es ~ en rigo apl! 

cable a un viga sujeta a acciones que le provocan deformacio~ 

nes c1clicas . . inel~sticaS J la cuan tia que tenga la 

secci6n con relaci6n a la cuant1a balanceada continaa siendo 

un 1ndice de la ductilidad de la viga. Se sugiere que la cua~ 
o 

tia no exceda de 0.025 a fin de evitar congestinamiento de las 

" ~rras de refuerzo y de limitar, indirectamente, la fuerza cor-

tante que puede generarse en la viga. 

e/ 
Se pide que en la uni6n con un nudo momento :res·istente positivo 

A 
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de una viga sea por lo menos igual a la mitad del momento resis 

ten te negativo que se tenga en esa secci6n
1 

para prever la posi

bilidad de que, aunque el an~lisis no lo indique, el momentó po-

sitivo debido alsismo exceda al negativo causado por las cargas 

verticales. Esta situación puede verse propiciada por hundimien-

tos diferenciales, o acortamientos diferenciales de las columnas. 

Adem~s, el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efec 

to favorable de que bajo momento negativo ayuda al concreto a to 

mar las compresiones. El riesgo de que se invierta el signo del 

momento flexionante en los extremos de las vigas de un marco es 

mayor si los claros son pequeños. 

Se pide que en las uniones por traslape se sumin:is tre refuerzo he

licoidal o estribos cerrados, debido a la posible caida 

del recubrimiento lo que disrninuir1a;L;, adherencia da las barras y debil..J, 
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r1a la uni6n traslapada. Las uniones traslapadas no se permi 

ten en zonas donde se preven zonas que funcionen como articula-

ciones pl!sticas, pues no son confiables bajo deformaciones e!-

clicas inelAsticas. 

En un paquete de dos barras es pequeño el menoscabo en la adhe~ 

rencia con el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adh~ 

rencia sean pequeños,ya que su deterioro bajo acciones c1clicas 

es una de las causas de la pérdida de rigidez de elementos y nu-

dos de concreto reforzado bajo cargas c!clicas. 

De los requisitos que deben satisfacer las uniones soldadas o con 

dispositivos mec!nicos, se hace hincapié en el que pide que resis 

tan al menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de las barras que 

unen. 

Al definir el diAmetro, la cantidad y la distribuci6n del refuer
í 

zo longitudi~al, debe tenerse presente la facilidad de construc-
. ri!Jptcfo a 

ci6n, en particular · · las barras que llegan a las uniones con 

1 as rol UJTU'laS. 

5.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento 

El refuerzo que se pide es para confinar el concreto en las z_onas 

de articulaciones plAsticas1 a fin de aumentar su capacidad de de-

formarse sin fallar y de resistir acciones c1cli-

cas. También tiene la funci6n de restringir lateralmente al ace-

ro longitudinal que pueda trabajar a compresi6n. El di!metro del 
.¡ 

refuerzo para confinar es~ de acuerdo con el tamaño de la viga. 

Como gu1a, se sugiere usar barras No.2.5 ·en vigas con peralte de 
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hasta SO 6 60 cm, No 3 con peraltes de hasta 80 6 90 cm y No 4 
) 

o m~s gruesas para peraltes mayores. 

El requisito relativo a las barras longitudinales de la perife

ria en las zonas de articulaciones pl~sticas significa que las 

barras de esquina y una de cada dos consecutivas deben tener el 

soporte lateral como se 

soportada lateralmente 

indica en 4.2.3 y 
a cad" lado) 

debe diStarviii!s 1de 
1 

que ninguna barra no 

15 cm de una barra s{ 

soportada. 

5. 2. 4 Requisitos para 'fuerza cortante 

La forma de obtener las fuerzas cortantes en una viga de un mar-

co dúctil se ilustra en la fig l. Para evitar que ocurra la fa-

lla por fuerza cortante antes que aparezcan las articulaciones, i 
..._a ('llrtir del eqoi 1/!Jtio t!e la vigi!;¡ · 

las fuerzas cortantes de d~eño se calculan'suponiendo que ya se 

formaron las articulaciones pl!sticas en ~ extremos. 
'Jeguido 

factor de reducci6n, 

í 
Los momentos ·de fluencia se calculan sin 

porque as1 se tiene una condici6n m&s desfavorable ya que se ob-

tienen fuerzas cortam:es mayores. Además, se supone que las am-

plitudes de las rotaciones son tales que el acero puede llegar a 

tener endurecimiento por deformaci6n, por lo que el momento se 

calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 f . y 

La situaci6n descrita en la fig puede ocurrir durante un sis-

mo intenso: primero se forma la articulaci6n en el extremo donde 

el momento del sismo se suma con el causado por las cargas de 

gravedad; después, al aumentar el efecto del sismo, se forma la 

articulaci6n de momento ·positivo en el otro extremo. 
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En sistemas de piso viga-losa monol!ticas, el momento resisten

te negativo de la viga aumenta con relación al teóricoJa causa 

del refuerzo.de la losa que trabaja a tensión junto con el re-

fuerzo de la viga. Se recomienda tomar en cuenta esta incre-

mento en vigas relativamente pequeñas(peralte menor de 50 cm·, coinosoti) 
y tambi~n cuando la cuant!a de refuerzo de la losa exceda de 

o. 006 ó O. 007 (ref ) • 

Con el procedimiento optativo se pretende obtener el mismo re~ 

sultado que con el general, es decir, evitar que la viga falle 

por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones 

inelásticas en los extremos. El procedimiento optativo es nás 

sencillo, ~nque, como suele suceder en estos casos, puede con-

ducir a un mayor consumo de acero en estribos. 

5.3 Miembros a flexocompresi6n 

Los miembros a flexocornpresión con carga axial pequeña 

(Pu <A f'/10) se trataA - g e corno vigas. 

Las razones para pedir un rn!nimo en la dimensión transversal 

de una columna son las ·siguientes: a) hacerlas menos vulnera-

bles a errores constructivos, a impactos accidentales y a ex-

centricidades accidentales de otra !ndole, y b) facilitar la 

colocación del refuerzo y del concreto, así como lograr cum-

plir con los recubrimientos necesarios sin disminuir demasiado 

la relación del área del ndcleo al área transversal total. 

í 
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La intenci6n de que el 4rea de la secci6n transversal sea al 

menos igual a PufO.Sf~ es garantizar una cierta capacidad de 

giro en zonas c!e la colWMa c!onc!e llegar•n a formarse articula

ciones pl4sticas. La capacidad de giro 1nel4stico en una colum

na aumenta al disminuir la relaci6n Pu/A9f~ • 

Se pide que ia relaci6n entre la dimensi6n transversal mayor 

de la columna y la menor ~· exceda de 2.5, para que el elemen

to siga siendo propiamente una columna y no pase a tener carac-

ter!sticas de muro con el consiguiente problema del pandeo la-

teral. 

Para evitar que los efectos de esbeltez lleguen a·ser causa de 

una disminuci6n significativa de la ductilida~ general de la 
a 

estructura,Alas disposiciones de 1.3.2 se a~iciona el requisi-
1 

to de que la relaci6n entre la altura libre y la menor dimen-

si6n transversal no exceda de 15. 

5.3.2 Resistencia rn!ni~a a flexi6n 

En la secci6n 5.3.2 expl1cita~ente se trata de ~isminuir las 

probabilidades de que se presente fluencia en las columnas Y, 

por tanto, de que se forme un ~ecanismo de falla lateral en 

algan entrepiso. El requisito de la secci6n propicia la for-

maci6n de un mecanismo de falla definido por articulaciones 

plásticas en las vigas y en la base de las columnas (fig 

Bajo un mismo sismo1 la demanda de giro en las articulaciones 

del segundo mecanismo es menor que la demanda de giro de las 

) . 
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articulaciones de un mecan'iamo de talla de entrepiao, a causa 

de que en date dltimo la disipaci6n de energ1a a6lo ocurre en 

las articulaciones pl!sticas de los extremos de las columnas 

del entrepiso que falla, en tanto que en el otro se disipa en 
~ 

un n(imero mayor de articulaciones distribuidaS. en todo el edi-

Por otra parte, la capacidad de giro de una articulación for

mada en una viga es mayor que la de aquella que se forma en una 

columna, a causa de la carqa axial. Ade!!lás, y en particular 

si la falla lateral de entrepiso· ocurre en la zona baja de la 

estructura, aumenta la importancia de los mo~entos de segundo 

orden en las columnas del entrepiso dañado
1

con el consiguien~ 

te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del edificio. Lo 

anterior significa que una estructura donde las articulaciqnes 

se formen en las vigas y no en las columnas tiene rn~s probabi-

lidades de sobrevivir bajo un sismo de intensidad extraordina

ria que otra en donde la fluencia ocurra en las columnas de un 

entrepiso y en ~1 se forme un mecanismo de falla lateral. 

Debe hacerse hincapié en que la importancia de que no se·for-

men articulaciones pl~sticas en las columnas es mayor en los 

primeros entrepisos de edificios altos. En edificios de uno o 

dos niveles o en los (iltimos pisos de edificios de m~s altura 

se puede ser menos estricto en este aspecto. As1 mis~o, en un 

cierto caso podr1a admitirse fluencia en algunas columnas de 

un entrepiso a condición de que las restantes del entrepiso 

'ff 
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permanezcan ellsticas e impidan la formaci6n de un mecanismo 

de falla lateral. 

En rigor, no es posible asegurar que no se for-

men zonas inellsticas·en las columnas, por lo que se debe su-

ministrar en sus extremos el refuerzo de confinamiento pres

crito en 5.3.4~ Entre otras, las razones que pueden provocar 

la fluencia de las columnas es la sobrerresistencia de las vi-

gas a causa del endurecimiento por deformaci6n del acero de 

refuerzo y por la contribuci6n al momento resistente negativo 

de la viga del acero de la losa adyacente. 

Se pide duplicar la carga axial debida al sismo para prever 

que la fuerza s1smica horizontal excede de la obtenida divi-

diendo el coeficiente sísmico entre el factor de comportamien-
' 

to sísmico, Q, igual a 4. Una de las razones para dividir e~-

tre Q es el supuesto comportamiento plástico de la estru=tura, 

pero ~ste se ve afectado por la sobrerresistencia de las vigas, 

la presencia de muros y por la no simultaneidad en la forma-

ci6n de las articulaciones plásticas, todo lo cual conduce a 

que la fuerza lateral que toma el edificio sea creciente con 

la deformaci6n lateral, y, por consiguiente,a que aumenten los 

momentos de volteo y las cargas axiales en las columnas, incre-

mento que no se toma en cuenta en el análisis. 

Con el procedimiento optativo (FR = 0.6.) se pretende obtener 

resultados equivalentes, esto es, tender a evitar la formaci6n 

¡' 
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de mecanismos de falla lateral de entrep-iso. 

Si se llega a formar el mecani1mo 4efinido p-or articulaciones 

en las vigas y en las bases 4e las columnas, la falla de. la 

estructura estar! gobernada por la falla de las bases de las 

columnas, po~ lo que resulta esencial que esa zona cuente con 

el adecuado refuerzo transversal de confinamiento. El con.l:i-

namiento aumentará la capacidad de. giro de las bases de las 

columnas y permitirá que soporte más ciclos de acciones s!smi-

cas sin perder su capacidad de carga vertical. 

5.3.3 Refuerzo longitudinal 

El limite inferior para la cuantía de refuerzo longitudinal 

tiene el prop6sito de evitar que dicho refuerzo fluya en com-

presi6n a causa del flujo plástico (creep) del concreto. 
í 
Al 

deformarse el concreto con el tie~po, va transfiriendo su car-

qa al acero de refuerzo el cual puede llegar a fluir en com-

presi6n si su cuant!a es nuy pequeña; la columna se ir1a acor~ 

tando al paso del tiempc;> se crear!aflesfuerzos v deformaciones 
/as ·· 

no previstas en vigas y en otras columnas. Otra razón para 
~ 

establecer una cuant1a m1nima de refuerzo longitudinal es su-

ministrar una cierta resistencii' flexi6n. 

El 11mite superior ·para la cuant1a de refuerzo longitudinal es 

en esencia para evitarque se congestione el refuerzo, particu-

larmente en las intersecciones con las vigas. Si el refuerzo 

es excesi~o, se dificultan su colocaci6n y el colado del con-

creto. S 1 
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Se limita a dos el ndmero de barras por paquete a fin de dism! 

nuir el riesgo de fallas de adherencia en la columna y en esp~ 

cial en laa interaeccionea con laa vigaa. Por otra parte, ae 

logra un mejor confinamiento del concreto del ndcleo si las ba 

rras longitudinales est!n distribuidas en la per1feria que si 
se concentran. en paquetes. Esta d~sposici6n tiende a dejar fue 

ra de uso la prActica anterior de concentrar la mayor parte 

del refuerzo longitudinal en las esquinas que, si bien aumenta 

la resistencia en flexi6n, propicia problemas de adherencia y 

de menoscabo en el confinamiento. 

Al igual que en las vigas, las uniones de barras por traslape 

en columnas son vulnerables al desprendimiento del recubrimien í 

to. Los traslapes s6lo se permiten en la zona centra/de la 

columna donde es poco probable que se desprenda el recubrimien 
í -

to. Las uniones soldadas o con dispositivos mec~nicos no pre
JftJIIn ese litt:Dfl velll·~n'le !J se permitsn 
en cualquier localizaci6n con tal que se cumpla con los requi-

sitos que se incluyen sobre cantid.ad de uniones y separaci6n 

entre ellas,: 

Se hace énfasis en la importancia de que se cumplan los requi-

sitos de la secci6n 4.2 que no resulten modificados por el 

inciso 5.3.3. 

5.3.4 Refuerzo transversal 

El refuerzo transversal de una columna tiene la funci6n de su-. 

ministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar con-

finamiento adecuado al ndcleo, as1 como restricci6n lateral al 

sz. f 
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refuerzo longitudinal. Bl confinamiento lateralAque aumente 

considerablemente la capacidad del concreto para deformarse 

en la direcci6n longitudinal sin fallar, con lo cual se evita 

el comportamiento fr!gil de la columna. El refuerzo m1nimo 

que se especifica en esta aecci6n es el necesario para confi~ 

nar el concreto del n6cleo y restringir lateralmente las ba-

rras longitudinales; este refuerzo s6lo se pide en las zonas 

donde es probable que ocurra comportamiento inel!stico duran 

te sismos intensos. No obstante la tendencia hacia evitar 

que las columnas sufran ·comportamiento inel!stico' debe pre-

verse la posibilidad de que esto ocurra, segfin se indica en 

los comentarios a la secci6n 5.3.2, de aqu1 la necesidaJde 

suministrar el refuerzo transversal para confinamiento. 

En toda secci6n de una columna el refuerzo transversal debe 

satisfacer el requisito que sea m!s eftricto entre el necesa-

rio para confinamiento y el necesario para fuerza cortante, 

teniendo en cuenta que el primero Onicamente es necesario en 

las zonas indicadas. 

Las zonas en que cabe esperar comportamiento inel!stico duran-

te sismos extraordinarios son la·s pr6ximos a las interseccio-

nes con las vigas
1

por ser en ellas m!ximos los momentos causa 

dos por las fuerzas laterales. Para tomar en cuenta que en 

las columnas de planta baja normalmente el punto de inflexi6n 

se encuentra~m!s pr6ximo a los nudos superiores, se pide que1 

adem!s de cumplir con los requisitos generales que fijan la lo~ 

gitud confinada, ~st4 llegue por lo menos hasta media altura 
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de la columna1 por otro lado, para dar continuidad a la colum 

na dentro de su cimentaci6n, a fin de evitar que all1 el con-

finamiento deba depender de otros refuerzos, se 

que el refuerzo para confinar se continde en la 

especifica ~ 

af1' 
cimentaci6n ·v 

La cuant1a volumétrica de refuerzo helicGidal, p , se defina . S 

como el cociente del volumen de acero helicoidal entre el vo 

lumne del nGcleo de concreto confinado por dicho acero 

(Ps=4as/~Dc' donde De es el di!metro del ndcleo, hasta la ori 

lla exterior del refuerzo helicoidal). 

La primera fórmula del inciso a) se obtiene de obligar a que 

la resistencia a carga axial de la columna antes de perder el 

recubrimiento sea igual a la resistencia del nGcleo confinado 

por la hélice, la cual se alcanza bajo deformaciones grandes 

de compresi6n cuando ya .se desprendió el recubrimiento. 

Dura~te un sismo violento, normalmente lo que va a incre~en-

tarse y quizá variar cíclicamente es la magnitud de los momen

tos ~lexionantes que actaán en las columnas y no tanto la maq-

nitud de la carga axial (si el edificio es esbelto, los incre-

mentos de carga axial en los primeros entrepisos debidos al 

sismo si pueden ser importantes}¡sin embargo, se ha mantenido 

el criterio del inciso a), en vista de que el confinamiento 

lograjo también mejora la ductilidad de la columna aunque 

haya flexiones i!Tiportantes adicionales a la carga axial 

(ref ) . Bl 11mite 0.12 f'/f rige en secciones grandes; 
e Y 

en ellas Ag/Ac tiende a 1.0 y la cuantía suministrada por la 

primera fórmula tiende a cero. 
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Se admite que el confinamiento suministrado por estribos ce

rrados rectangulares se9dn •• establece en el inciso bl e1 

equivalente al que proporciona el zuncho en columnas circula

res. Se sabe, sin embargo, que en realidad el confinamiento , 

que da el estribo rectangular ea menos eficiente debido a que 

la barra se flexiona y su acc16n sobre el ndcleo disminuye al 

alejarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se 

pretende compensar usando más refuerzo transversal 

y también por medio del uso de grapas intermedias, as! como 

limitando las dimensiones de los estribos. En efecto, la 

cuantía volumétrica ·de refuerzo transversal rectangular del 

inciso b) es aproximadamente un tercio mayor que la obtenida 

con las f6rmulas del inciso a) para ·columnas con zuncho e ircu-

lar, y la mayor dimensi6n de un estribo rectangular no debe ¡ 
ciL 

exceder 45 e~. Se ~econienda el uso abundante de las grapas 

" comple:nentarias des=ritas en las Normas. En la .:ig se pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confinaniento. 

Los requisitos de separaci6n máxima del refuerzo transversal 

y los relativos a la distancia entre ramas de estribos, entre 

éstas y grapas y de ~xima dimensión de estribos sencillos 

que se establecen en esta secci6n,se refieren s6lo al refuer-

zo para confina~iento. 

5.3.5 Requisitos para fuerza cortante 

Estos requisitos tratan de evitar que las columnas fallen por 

S_s 
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fuerza cortante antes que se formen articulaciones pl4aticaa 

en las vigas, ea decir1 relacionan directamente la resistencia 

a fuerza cortante de las columnas con las articulaciones en 

las vigas y no con la formaci6n de articulaciones en los ex

tremos de la propia columna. Se opt6 por este procedimiento 

a fin de simplificar en ciert.o grado el diseño. 

El valor de 0.75 tMg para el momento que act~a en un extremo· 

de una col~~na al considerar su equilibrio proviene de suponer 

que se cumple la condici6n de 5.3.2, como igualdad, y que los 

momentos en las dos columnas que llegan a un nudo son igualesj 

tarnbien por sencillez, 

se admite que Mg es el valor de diseño, es decir, est6 valua6o 

con fy e incluye a FR. Este proceder es algo m6s sencillo que 

las operaciones que habr1a que realizar al considerar en el 

equilibrio de las columnas sus Qomentos resistentes obtenidos 

con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial 

que conduce a la m4xima resistencia a ~lexi6n. 

Existe una posibilidad desfavorable, que se presentar1a cuan-

do tanto las sumas de los momentos resistentes reales de las 

vigas y de las columnas fueran, .cada una, mayores que l. S Mg, 

(en las vigas' a causa, por eje=plo, del refuerzo de la losa, 

y en las columnas porque rigiera el refuerzo m!nimo). En ta

les condiciones, la falla se presentar!a por fuerza cortante 

en las columnas. Esta circu~ es poco probable, pero al 

diseñar debe tenerse en cuenta su posible ocurrencia y cuando 
$6 

f 
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pr~senfltte,., 
se juzgue que pueda · - para obtener la fuerza cortante 

se debe plantear el equilibrio de la columna con sus momentos 

resistentes sin reducir, en lugar de con 0.75 M
9

; se recomien

da proceder as! cuando rija el refuerzo longitudinal m!nimo 

en la columnas. • 

5.4 Uniones viga-columna 

5.4.1 Requisitos generales 

Las condiciones de equilibrio horizontal de un nudo interior 

de una ma'rco sujeto solo a carga lateral se muestran en la 

fig~ 

~1 acero a tensi6n que llega al nudo se supone un esfuerzo 

de 1.25fy debido a que ensayes han demostrado que los giros 
1 

inelásticos debidos a sisrn~ en la: caras del nudo implican 

deformaciones en el refuerzo de flexión considerablemente 

mayores que las correspondientes a la primera fluencia y que 

bien pueden llegar a los que corresponden a la resistencia 

máxima del acero supuesta de l. 2 S fy (para acero de grado 42, 

la deformación unitaria correspondiente al esfuerzo máximo 

es del orden de 0.08 a 0.10). La fuerza cortante calculada 

a media altura del nudo resulta igual a As2 (1,25fy)+As1 (1.25fy)-V. 

Las uniones viga-columna son elementos cr!ticos en un marco 

por lo que su diseijo y detallado no debe descuidarse. Si un 

nudo se daña e~ muy dif1cil repararlo
1
y si pierde capacidad de 

carga vertical causa la falla de la columna que llega a él y 

quizá el derrumbe de la estructura; lo ideal es que la resis-
s;z._ 



tencia del nudo sea mayor que la de los elementos que concurren 

en él. 

Los principales problemas involucrados en el dise~o de uniones vi-

ga-columna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al an-

claje del refuerzo dentro de él, y al posible congestionamiento 

excesivo de refuerzo. La fuerza cortante causa que el nudo se 

agriete· en diagon-al segO.n se muestra en la fig Bajo las 

acciones c1clicas causadas por el sismo, el patr6n de agrieta-

miento es en dos direcciones cruzadas (fig ). El anclaje en el 

nudo de las barras de vigas y =lumnas que llegan .a él presenta 

el problema de que frecuentemente en una cara del nudo una cier-

ta barra está a tensión y en la cara opuesta a compresi6n, /o 9ve 
flCVOC-1 

que se incremente la longitud de anclaje necesaria con rela-

ci6n a la requerida si s6lo actuara la tensi6n. También se tie 

ne el inconveniente de que al formarse en una viga una articulé 

ción pl~stica adyacente al nudo, la fluencia de ¡as barras tien 

de a penetrar·. en éste provocando cierto 171enoscabo en la adhere~ 
() 

cia. Tfo lo anterior se ve 
-"é!ti:as 

nes impuestas por el 

agravado por el efecto de las accio 
1 ~s <:va/es 

sismo,· tienden a ir deteriorando 

la adherencia de las barras dentro del nudo. En buena medida 

se disminuyen los problemas de anclaje en los nudos evitando 

el uso de barras de diámetro grande. En el dim~~sionamiento y 

detallado del nudo debebuscarse un equilibrio ~~tre su resis-

tencia a fuerza cortante y el diámetro, la cantidad y la distr! 

buci6n de las barran que entran en él, a fin de evitar un con-
' 

gestionamiento excesivo del refuerzo que dificulte su habili-

taci6n y afecte la correcta colocación del concreto. A este 

\ 



respecto, se recomienda tener en mente el detallado de los nudos 

desde que se dimensionan las columnas y vigas del marco. General 

mente da buen resultado mantener baja la cuant1a de refuerzo lon

gitudinal de las vigas. Elaborar dibujos amplios a escala de /~ 

disposici6n del refuerzo dentro de loa nudos contribuye: impor

tantemente a evitar dificultades inesperadas en la obra 

Para el diseño de los nudos, en las Normas se opt6 por e~ crite-

rio del Apéndice A del Reglamento ACI 318-83 (ref ); es un pro-

cedimiento sencillo que no ori'gina congestionamientos excesivos de 

refuerzo y que tiene apoyo te6rico y experimental (refs ). 

El requisito de que las barras longitudinales de las vigas pasen 

dentro del nacleo de la columna obedece a que allí las condiciones 

para el anclaje son más favorables
1

a causa del confinamiento sumi-

nistrado por el refuerzo transversal de la columna. 

5.4.2 Refuerzo transversal 

El principal papel que desempeña el refuerzo transversal en un nu-

do es suministrar confinamiento al concreto del nacleo, a fin de 

aumentar su capacidad de deformarse y de resistir el efecto de 

acciones c!clicas, sin perder su capacidad de carga vertical. Tam

bién tiene la funci6n de contribuir a resistir la fuerza cortante 
Pot ~tr<> p.arteJ el 

que actda en el nudo (fiq ). Aconfinamiento que da el re-

fuerzo transversal mejora las condiciones de anclaje del refuerzo 

que allí llega. La fuerza cortante provoca tensiones principales 

inclinadas que causan ag.rietarniento diaqonal en el nudo. El re-

fuerzo transversal 'prescrito debe usarse siempre en todo el nudo, 
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aunque la fuerza cortante calculada resulte pequeña. 

5.4.3 Resistencia a fuerza cortante 

Para revisar un nudo por fuerza cortante se admite prescindir 

del requisito de las Normas para Diseño por Sismo que pide cam-

biar la totalidad de los efectos de un componente del sismo con 

el 30 por ciento de los efectos del componente ortogonal; la 

revisión puede efectuarse en cada dirección principal en forfla 

independiente. En la fiq , la fuerza cortante horizontal 

calculada a media altura del nudo resulta igual a A 2 11.·2sf ) 
S . y 

+A 1 11.25f ) -V (e~ la cara izquierda la suma de las coflpre-s y 

sienes en el concreto y en el acero es iqual a la tensión en el 

acero inferior, A 2 11.25f ), pues forman un par). 
S y 

En la fiq se ilustran las condiciones de tra~ajo de un n~do 

interior de u;-. r:-.arco donde ampliamente predo:nina el efecto de 

las fuerzas laterales (se ha omitido la fuerza axial en la co-

lumna) . la parte b) de la fiq es el equilibrio 
' 

de la por-

ción de nudo limitada por la grieta diagonal in::erior, y en 

ella se aprecia el ,cap el gue desempeñan el concreto y el re-

fuerzo en la resistencia a fuerza cortante. El concreto traba-

ja a compresión fornando básicamente un puntal en di~qonal; el 

refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensión y contribaye a 

mantener el equilibrio. En la fig se aprecia el efecto favora

ble de usar estribos transversales y tambi~n barras verticales 

intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedios, 

aumentar!an demasiado los esfuerzos de adherencia en las bar·ras 
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.longitudinales extremas de vigas y columnas que llec¡an al n11-

cleo (as!, el esfuerzo en las barras longitudinales inferiores 

de la viga tendría que pasar, en un pequeño tramo de anclaje, 

La, del de fluencia en tensi.6n, a la izquierda de la grieta, a 

uno de compresi6n, Cs/A
8

, mientras que con la presencia de lós 

estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lu-

gar de ser la de fluencia sería igual a T - l: as.i f si, donde 

asi son las áreas transversales de los estribos y fsi los res

pectivos esfuerzos. 

Como se mencion6 antes, el procedimiento para dise~ar las unio-

nes por fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; éste 

a su vez está basado en un estudio realizado en la Universidad 

de Texas (ref ). En dicho trabajo se concluy6 que la resis-

tencia de una uni6n a ~uerza cortante es funci6n básicanent~ 
1 

de tres variables: la prese~cia de vigas transversales que lle-

guen al nud~, el refuerzo transversal y la resis,tencia del con

creto. Se encontr6 que la variaci6n de la resistencia no era 

muy sensible a cambios en 'el refuerzo transversal, por lo que 

• optaron por hacerla depender, para fines de diseño,solo de las 

dimensiones del nudo, de la resistencia a compresi6n del con-

creta, y de las vigas transversales; en cuanto al refuerzo 

transversal, optaron por usar una cierta cantidad mínima obli-

gatoria. 

En el diseño de uniones viga-columna de marcos dúctiles exis
adoptóldos en alsti'ltaJ países 

ten discrepancias importantes en los criterios~e instituciones. 



Así, dentro del propio ACI el procedimiento propuesto por el 
. BSZ 

éomit6 ~I·IISC6 
11 

(ref) lleva a una cantidad mayor de estribos 

que la obtenida de aplicar el ap6ndice A del Reglamento ACI 

318-83. El procedimiento que se aplica en Nueva Zelanda es 

a6n más conservador que el del Comit6 ACI-ASCE 352. En las 

Normas para el Distrito Federal se optó por el del Reglamento 

ACI 318-83, atendiendo a que tiene buen apoyo experimental, es 

sencillo y no conduce a congestionamientos excesivos de refuer
;f\+r 

zo. Para valuar el área del nudo, se adoptó el criterio del Co-

mit6 352,que usa un ancho e~ectivo igual al ~romedio de los an-

chos de viga y columna. 

Para el diseño por fuerza cortante de uniones debe usarse el 

valor de FR general para cortante (FR = 0.8). Cuando la fuer

za cortante de diseño exceda a la resistencia de diseño, el 
¡ 

proyectista t)uede aur;¡er.tar las dime:os:~:ces transversales de la 

columna, o aumentar el peralte de las ,·ir:as; con esto últino 

disminuye el área de refuerzo longitudinal· de las vigas y por 

consiguiente la fuerza cortante de diseño en el nudo. 

En la fig se ilustra la determinación del ancho efectivo, 

b . Al haber limitado la relación de dimensiones transversae 

les de las columnas a un máximo de 2.5, en realidad ya no tie-

ne aplicación el requisito según el cual el ancho e~ectivo no 

debe ser may6r que el ancho de la o las viqas más h, y podria 

omitirse. 

1 
1 

j 
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5.4.4 Anclaje del refuerzo 

De hecho, el primer p&rrafo de esta secci6n se refiere a nu-. 

dos de columnas de orilla. Se opt6 por exigir que las barras 

longitudinales de las vigas se prolonguen hasta el fondo del 

n~cleo de la columna,a fin de hacer mAs definido el trabajo en 

el nudo en el s·entido de que la-s barras sigan la tendencia 

de las tensiones principales y se defina claramente la forma-

ci6n del puntal a compresi6n en el concreto (fig l . Si las 

barras cumplen con los otros requisitos de anclaje, pero no 

se llevan hasta_la cara opuesta del n~cleo sino que se doblan 

antes, se provoca una distribuci6n de esfuerzos irregular que 

puede acelerar el dete-rioro del n~cleo ante acciones repetidas. 

Se juzg6 conveniente considerar en forma expl1cita que bajo 

acciones repetidas el recubrimiento de una columna se deterio-: 

ra y deja de ser eficaz para contrfu u ir al anclaje de 1 as ba-

rras d~ las vigas (ref ); por esta raz6n
1

se pide que la sec 

ci6n cr1tica para anclaje sea en el plano externo del n~cleo 

de la columna. La influencia de este requisito es mayor en co 

lumnas de secci6n pequeña. 

El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta la 

circunstancia favorable de que tiene lugar dentro de una zona 

confinada por estribos y tanbién generalmente ·por vigas trans-

versales que llegan al nudo; por otro lado, se tiene el efecto 

desfavorable de las acciones repetidas impuestas por el sismo, 

y la penetraci6n de la fluencia de las barras de las vigas den 
~rman 

í 

tro del n~cleo cuando en éstas·s~articulaciones pl&sticas ady~ 
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centes al nudo. Al respecto, se adopt6 el criterio del Regl~ 

mento ACI-318-83 que estima que tiene_cierto predominio el efe~ 

to favorable del confinamiento, cior lo que se. admite reducir 

la longitud de desarrollo al 90 por ciento de la requerida en 

3.1.1c). Debe aclararse que esta reducci6n no se aplica a la 

longitud recta de 12 di~metros que sigue al doblez. 

Las barras de vigas y columnas que pasan a trav~s de un nudo 

tienen la particularidad desfavorable de qu~ pueden estar a 

tensi6n en una cara del nudo y a compresi6n en la cara opuesta, 
e va¡ 

la aumenta los esfuerzos de adherencia dentro del nudo. 

No obstante, existen algunas atenuante al problema: a) el 

ya mencionado confinamiento suministrado por los estribos del 

nudo y las vigas transversales; b) si las barras de una viga 

llegan a perder su adherencia en el nudo, quedan ancladas en 

la viga opuesta; esto causa· que aumenten las compresiones e.'1. 

dicha vi'=;. opuesta, pero no implica peligro inminente de de-

rr:1..':lbe; e; es m1nimo el riesgo de que las barras de las co-

lumnas tengan que fluir en tensi6n y en compresi6n en las ca-

ras horizontales del nudo, pues la tendencia del diseño es 

que más bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte, 

la carga axial de las columnas tiende a evitar que sus b~ 

rras fluyan en tensi6n. 

Se juzga gue las relaciones entre dimensiones de nudo y y di! 

metros de o arras que se prescriben, conducen a un comportamie:.:!_ 

to toierable··de los nudos en cuanto al anclaje de las barras 

que los cruzan. Sin embargo, se está consciente de que no se 

1 
1 

·;¡' .. 

•) 
.1 ... 
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evita totalmente la p~sibilid~d de que la adherencia sufra me

.. nosclbá si _la estructura se vt¡ sujeta a varios simos intensos 

' durante su vida. Este es Uno de los aspectos débiles que ti~ 

nen los marcos· destinados a resistir sismo • 

• 
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Ejemplo de Disei\o del Refuerzo Transversal 

EJEMPLO DE DISEÑO DEL REFUERZO PARA CORTANTE EN ELEMENTOS 
SOMETIDOS A LA COMBINACION DE CORTANTE Y FLEXION 

------ 1: 9 ~ '"'7 

d:=S0<d1 

h = (,o en 

En la figura, se muestra una viga T simplemente apoyada, con un claro f = 9.00 metros, y 
una carga última uniformemente repartida, wu = 6. 7 ton/m, que incluye las cargas muerta 
y viva. 

Las propiedades de la sección de la viga son: 

b' = 35 cm; d = 50 cm 

El momento flexionante en el centro del claro vale: 

M = w ,f' = 6. 7(9.00) 2 

" 8 8. . 
67.84 ton-m 

El refuerzo por flexión consiste de 6 varillas del #9, que representan 47.5 cm2
• El 

porcentaje de refuerzo, 

A, 47.5 
p = !Íd = 35(50) 

0.0271 

Se trata de determinar la cantidad, diámetro y espaciamiento del refuerzo para cortante en 
el alma de la viga, suponiendo que: · 

( = 200 kg/cm2 para el concreto; fY = 4 200 kg/cm2 para el acero de refuerzo. 

Empléese el Reglamento de las Construcciones para el D.F. y la sección 2.15 de las 
Normas Técnicas Complementarias para el diseño del concreto. 

+-
1 
!tO 
¡ c/11 

--1 



Ejemplo de Diseñ.o del Refuerzo Transversal 

Solución 

l. Determinar las reacciones en cada uno de los apoyos. 

V u= 6.7 ton/m (4.5 m)= 30.15 ton 

El cortante a una distanciad del paño del apoyo: 

V u diseño = V u- wu( d) = 30.15 - 6. 7(0.5) = 26.80 ton 

2. Determinar la resistencia al cortante que proporciona el concreto. 

( = 0.8( = 0.8(200) = 160 kg/cm 2 

.J( = Ji60 = 12.65 kg/cm2 

De la sección 2.15 de las NTC: 

parap<O.Ol; VcR=FRb'd(0.2+30p).j( 

parap;::O.Ol; VcR=0.5FRb'd.J( 

Ec (1.17) 

Ec. (2.17) 

Ec. (2.18) 

• Puesto que en el refuerzo longitudinal principal de la viga, p = 2. 7% > 1%, rige la 
ecuación 2.18 de las NTC. 

• Ya que L/h = 900/60 = 15 >4, no es aplicable el factor ( 3.5-2.5 ~) 

2 

• Como la viga es de forma en T, al término b' d se le adiciona t2 (Secc. 2.15, I), donde t 
es el espesor del patín y se tendrá: 

b'd + t2 = 35(50) = 102 = 1 750 + 100 = 1 850 

Resolviendo la Ec. (2.18), la capacidad al cortante del concreto: 

VeR= 0.5(0.8)1 850(12.65) = 9 361 kg = 9.36 ton 

3. Determínese la distancia Xc desde el paño del apoyo, más allá de la cuál el concreto 
puede soportar el cortante total. 

Por comparación de triángulos semejantes: 

de donde: 

•• 
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Ejemplo de Diseño del Refuerzo Transversal 3 

X =(V -V ) L/2 
e u CR V 

u 

y 

6 
4.50 

X, =(30.15-9.3 )--=3.10m 
. 30.15 .;· 

4. Determínese la distancia Xm desde el apoyo hasta donde es preciso proporcionar un 

refuerzo mínimo por cortante. Es decir, desde donde V u ~ V CR. 

Puesto que las NTC requieren que el refuerzo mínimo para cortante se lleve has! a L/4 y 
3.10 es> L/4, no es necesario el refuerzo mínimo más allá de 3.10 m. 

5. Determinación de las condiciones de los estribos cerrados. 

F.AJ d 
s (requerida)= ' 

(V u rusoOo- VCR) 
Ec. (2.22) 

Supponiendo estribos del #4, que tienen un área en las dos ramas Av= 2.54 cm2
, y 

substituyendo los valores, se tiene: 

6. Verificar si: 

s= 0.8(2.54)4.2(50) = 24.5cm 
(26.80-9.36) 

Ec. (2.21) 

0.8(2.54)4200 
s ~ 69.7 cm>> 24.5 :. 'NO rige la separación para refuerzo mínimo 

3.5(35) 

7. Verificar si: 

Vu '""'0 > 1.5F.bd.j( Secc. 2.1.5 b 

1.5F.bd.j( = 1.5(0.8)35(50)12.65=26565kg 

V u diseño= 26.8 ton > 1.5F.bd.j( 
Por lo tanto, la separación de los estribos debe ser menor o igual a d/4 = 12.5 cm -
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8.Verificar si: 

v". >2F. bdj( 
disc:fto 

Secc. 2.1.5.b 

r;o 2 
2F.bd.y,, =26.56-=35.42>26.8ton 

. 1.5 
Por consiguiente la sección suministrada con b' = 35 y d =50. cm, resulta adecuada. 

9. Deterininar el punto a partir del cuál, la separación de los estribos puede ampliarse a 
d/2 = 25 cm. ._ 

Esto puede lograrse a partir de donde el cortante V u = 26.56 ton 

.. X"' 4.50-
26

·
56 

4.50 = 0.54 m a partir del paño del apoyo 
30.15 

Enseguida, -se ~uestra un croquis con la disposición definitiva dé-los estribos.-

------. . . . . . 

,, 
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BMquu de VUMzno~ No. 55~2do. P~o 
CoL BMquu di iM LomM 
Veleg. Miguel H.{.da.igo 
C.P. 17100 
Tel. 596 43 88 
Méúeo, V. F. 

12.- RojM ~eoia. Jo~é EduMdo 
G~e~e 
Empi~a. Inmob~ lJ CoM.t. STELE 
Za.ea.teeM No. 2 4- 2 O 2 
CoL Roma. 
Veleg. Cu'a.u.htémoe, C. P. 06300 
Tel. 564 32 52 
Méúeo, V. F. 



· DIVISION DE EDUCACION CONTINUA 
. . CURSOS ABrERTOS,. 

-,~SEÑQff;QF: ,E:STII.ICTURAS DE ~CR~O . 
· Det<l6 al 27. de mayo de:. 19.~"'· · 

1 3.- To!Útu ToMu FatLó.to 
'CaU.e. 20 No. 32 BLI .. 

Col. Ma!Útav~ 
c:~P;. 57410 
re.t: 756 44 oo 

Dlij'ECTORIO DE ASIS'l':EJI!T'ES '' · ,,_ --.., 

( 2 1 

14.- Zamo~a Que.zada M~ñ Raáae.f· 
SupMvL!o~ de. ObM C.{.vil,; .. •'.· 
Empaque..tu ModMYW:t> San Pablo 

, . ( 

Av. de. la:¡, G~anjM E:t>q.·P.te.:· 150-1090 
San Pablo Xalpa . 
Ve.le.g. Tlalne.pan.tla 
C. P. 54090 . 
Tel. 394 18 00 e.x..t. 500. lj 501 

·~gd. 


