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En este caso, el esfuerzo es comCuunentt una 
medida de la acción ejercida en el espl!cimcn, y 
la deformación, una medida de la respuesta. Sin 
embar¡o, debe ttnme en cuenta que m al¡u· 
nos cuas, como por ejemplo m umtamleocos 
y contracciones; · esta relación se invierte¡ es 
decir; las solicllaciones quedan medidas por 
la deformación' y la respuesta c:stá represen~ · 
cl8 pur loa eafuerzoa· rcspectivoa. · 

Para conocer el comportamientu del concre­
to simple es necesario determinar las curvas ea­
fuerzo-deformación correspondimtes a los 
distintos tipos de acciones a ·que puede estar 
sometido. En el caso más general aería necesa· 
rio ailaliw todas lu combinaciones de accio­
ne• a que: puede catar sujeto un elemo:luo. Huta 

· ··la fecha, sólo ~~ h1111 estábll:cido lu relaeionea 
·'esfuerzo-deformación para iU combinacio-. 
nes mÚ comunes. AJÍ, se han hecho estudioa 

· aobre el comportamiento del concreto sujeto 
· a catados uniaxiales de comprea.ión y ten1ión, a 
eatadoa bia.xiales de compreaión y tcn1ión, y 
a catado• tria~ialc• de comprcaión. . · 

2.2.1 Modos d~ fal/tJ" ca,..,ctrrístictU 
ufutrz.(,.d•formtJci(m ÓtJjo 
co~presión axitJI 

WOOOi Dt i' ALLA 

La figura 2.1 muestra un cilindro de concre· 
to aimple ensayado en co:-:~,.resiém axial. En 
cilind!"os· con relación de laao a diúnetro· igual 
a dos, como d que se muestra én 'la figura, la 

. falla suele presentarse" través de planos inclina­
dos respecto a la dnccciún de ·la· carga. Esta 
ir,clináción es debida principalmente a la res· 
tricción que ufreccn_las placas de apoyo de la 
máqutna contra movimientos laterales. Si se 

·engrasan los <'Xtremos del cilindro p:lra rc:dur.ir . 
las fricciones, o si el espécimen e• más esbel· 
to, las grie:as que se producen son ¡¡proxima· 

. úament~ paralelas a la dirc:ceton de aplicación 
de la carj¡a.· Al comprimir un priama de concre· 
toen' estas condic:iunes, se de,¡¡rrullm grietas 
en el sentido paralelo al de la compre•ión,por· 
que el concreto, se expande trmsvcrsalmente. 

Flpra 2.1 F lila .., eompreaiÓD de un ellin.., do e o ... 
creta. 

Lu grietu ae prcaentut de ordinari_o en la puta 
y muy frccumtementc entre el agregado y la 
puta. En algunoa cuoa tambi~n ae llega a fru•,. 
turar el agregado. Eate microagrie1amiento·· es 
irreverliblc y ·•e dcaanolla a m~.dida ·que au~ 
menta la carga, huta que aeproduc:c el éolapao. . ' ' 

C111lVAI UFU&azo.DIFOUIACIÓN 

Las curvu cafucrzc>defonnación ie obtienen 
del ensaye de prumu 1ujetoa a carga axial re­
partida uniformemente en la sección transver· 

.·sal mediante una placa ~ígirl'- Los· valores dd 
' esfuerzo resultan de di· tdir 1a carga total apli· 

cada, P, entre el área de la si-cción transvenal 
del prisma. A, y representar: olaiores promedio 
obt.r:nidus bajo la hipótesil de qiiC la diltri· 

.. bución de deformaciones es uniforme y de que 

. las . características· esfuerzo-deformación del 
concreto son ccnstantes en toda la masL El 

. valor de -la deform~~eión unitaria, .r,, es la rc­
.lación entre clKonamientO total, G, y la lon­
gitud de medición, 2 (f¡gura 2.2). ·· · 

Puesto qué· _el concretó es un material hete­
rogéneo; lo antérior es una ideali%ación del fe-
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nómeno. Según la distribución de la pasta y del 
agregado en la mua, los esfuerzos, considel'll­
dos como la carga soporuda en un área clifercn· 
cial, variarán de un punto a otro de una miama 
sección. Sin embargo, ella variación no es sig­
nificativa desde el punto de vista del diseño 
estructural. 

CURVA TÍPICA liNO CAJtclA DI. COJl TA DUJV.CIÓN 

La curva que se presenta en la figura 2.2 co­
rresponde a un enaaye efectuado en un tiempo 
reiativamente corto, del orden de unor 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 es tu 

cur\'as no no rigurosamente recta. Sin embargo, 
sin gran error puede considerarse una porción 
recta hasta aproximadamente el40 por ciento 
ác la carga máxima. Se observa, además, que 
la curva llega a un máximo y después tiene una 
rama descendente. El colapso se produce co­
múnmente a una carga-menor que la máxima. 

En el ensaye de prismas o cilindros de con· 
crcto sim.ple, la carga. máxima se alcanza a una 
deformación unitaria del orden de 0.002, si la 
longitud rle medición es del mismo orden de 
mz.gnit ud que el lado del espécimen. El colapso 
do! prisma, que corresponok al extremo de la 
ra:na desc~ndente, ae presenta en ensayes de 
corta duración a deformaciones que varían en· 
tre 0.003 y 0.007, según las condiciones dd 
espécimen y de la máquina de ~nsaye. 
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Fi~ 2.2 Curva eduene>-ddorma-

EFECI'O DE LA E.DA.D 

Debido al proceso. continuo de hidratación 
del cemento, el concreto aumen 111 su .capacidad 
'de carga con la edad. F .. ne proceso de hidrata.' 
ción puede ser más o m~nos efectivo, según 
sean las condiciones de intercambio de· agua 
con· el ambiente, despuél; dd colado. Por lo 
tanto, el aumento· de capacidad de carga del 
concreto depende de las condiciones de curado 
a travél; del tiempo. 

La figura 2.5 muestra curvas esfuerztrd<for­
mación de cilindros de 15 X 50 cm, fabricados 
de un mismo concreto y ensayados a distintas' 
edades. Todos lcis cilindros fueron curados eri 
las mismas condiciones hasta el día del ensay.c. · 
Lu curvas se obruvieron 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 d~ 
formación unitaria pon. la carga máxima, es· 
del orden.de 0.0015 a 0.0020. 

El aumento de resistencia con la edad depen7,·. 

de también del tipo de cemento, sobre todo a,· 
·edades tempranas. La figura 2.4 muestra el a u· 
mento de resistencia con la edad para cilir.dros 
de 1.5 X 50 cm, hechos con cemento normal 
(tipo l), .y de alta resistencia inicial (tipo lll), 
que son los dos úpos más empleados en estruc· 
turas de concreto reforzado. Despué; d" los 
prirnero5 tres mCsi¡, el aumento en resistencia 
es r<lativamenté pequeño. 
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Flpn 2.S Electo de la edad IICDUyar 
111 la reliltcnciL 

1 ...... 

IFECTO DE LA ULACIÓN ACUA/C!KEHTO 

o 

La resistencia del concreto depende de la 
relaci6n agua/cemento: a mayor relación 
agua/cemento, menor resistencia. En la figura 
2.3 se presentan curvu csfuen:o-deformación, 
correspondientes a diJtintu relaciones. 

Puede observarse en lu figuru 2.S y 2.6 que 
la forma de la curva esfuen:o-deformaci6n de­
pende de la re~istencia. Para reaiatenciu baju, la 
pendiente de la rama deac:endente ca muyauavc. 
Para reaiatenc:iaa al tu, la curva •• muy pronun· 
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dada en 111 parte IUperior,ylanmadelc:cndcntc 
ea m.ú corta. También •e nota que la pendlen· 
te de la tangente inicial a la curva aumenta a 
medida que crece la remtcnc:ia. 

&FiCTO DI LA VELOC'ID Ul DI CA.IlC.\ 

La figura 2. 6 muestra reaultadoa de enaaya 
de cilindroueallzadosa dinintu velocidades de 
c:ar¡. !n este tipo de ensayes se apllc6 la caro 
ga a una velocidad constante y1e mldl6 el tlem· 
po nec:esario para alcanzar la resinencia. 

21 a 
ldld del concnto M di• 

Flpn 1.4 Varladóa de la raia&cacla con la edad. 
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a que las características de las máquinas de en· 
saye hacen que el colapso ocurra súbitamente, 
una vez que ae alcanza la carga máxima. 

En la figura 1c muestrll que las pendimtrs 
de las tangentes iniciales a las curvas crecen al 
aumentar la velocidad No es posible determi· 
nar en todos los ca50S la rama descendente. Al 
igual que en otros tipos de ensaye, las deforma­
ciones correspondientes a las cargas máximas 
son del orden de 0.002. 

t., EFtcrO DE LA VELOCmAI> DE DEFOIUIACIÓN 

Fi¡un 2.! J.:fee¡o dr la relación 1¡\l~cemr:nlo. 

Se puede observar que la resistencia de un 
cilindro en el que la carga máxima se alcanza 
en centésimas de segundo.es aproximadamente 
50 por cient? mayor quda 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 minmos,la·resistencia disminuye 
aproxtmadamente en un 1 O por ciento. 
. En ensayes a velocidad de carga constante, 
oas ramas descendentes de las curvas esfuerzo· 
dcf ormación no son muy extendidas, debido 

1.5 

f 
e 

1.0 

;:: 

0.5 

TitmDO Ptrt 8lctnl8t 
el mta1mo tslutrto 

Figur.a :.!.6 

• 0.().4 Nll 

• 1·.0 IC'9 

0.002 O.OOJ ·,e 
UcTto dt." la vclocid~od dC' cuga · 

(!!auno (2.4J). 

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, /,(oJJOo) rcpresenia la 
resistencia obtenida cuando la velocidad de de­
fo_rmación unitaria en el ensaye es de 0.001 por 
m muto. Como puede apreciarse, esta variable "­
tiene un efecto notable sobre las caracteri sticas l. 
de la curva esfuerzo-deformación, espcci.J­
mente sobre la carg" máxima. Si la velocidad 
de deformación es muy grande, la rama de•ccn· 
dente es brusca, en tanto que si la deformación 
se aplica lentamente, la rama descendente es 
bastante suave. La deformación unitaria c<>­
rrespondiente a la carga mhima sir,uc >Ocndo 
del orden de 0.002. Puede observar>< qu: la 
resistencia disminuye muy poco con oncremen­
to' imponantes en la duración dei ensaye. 

. .:. -

figuu 2.7 Efeclo dC" Ja vrJoddad 
(Rüoch (2.5)). 
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Flslan 2.8 .Efecto ele la re!KiÓD cleni>cha, 

EFECTO DE U UIU.TZZ Y DEL TAM.\RO DEL 

UIÉCIW&N 

El efecto de la relación de e.beltez •obre la . 
re1i1tencia a la compresión de un prisma 1e 

muestra de manera c:ualitaliva en la figura 2.8, 
en la que arbitrariamente 1e ka tomado como 
100 por ciento la re1iltencia de un es_péc:imen 
con relación de esbeltez iguala doa. Como me­
dida de la esbeltez 1e toma la relac:i6n entre la 
longitud, medida en dirección de la carga, y el 
lado menor de un prisma, o d diámetro de un 
cilindro. 

Para esbelteces mayores que dos, la resisten· 
cia baja, hasta llegar al 85 por ciento, aproxi· 
madamente, para esbelteces de seis o más. Por 
el contrario, para especímenes de esbelta:~:~ 

· menores que dos, la resistencia aumenta indc­
finidame:lle, y en teoría sería infinita para un 
espécimen de altura nula. 

En especímencs¡eométricamente•emejantco 
pero de distinto tamaño, la resistencia dismi· 
nuye, dentro de ciertos límites, mientras ma· 
yor 1ca el espécimen. E.lto ea debido a que en 
matcriu frágiles, eomo el eonereto, la proba· 
bilidad de que existan zonu de relistcncia baja 
aumenta eon el tamaño del cspcfcimen. La r .. 

gura 2.9 muacra d efectO del tama11o de ug.;¡,;_ ... 
cilindro en 111 rainmda a la compresil& . · . . 

.·. 
·' ·• .1 

. . 
Loa enaayes dectuadoe en cilindroe de con­

creto bajo compmión triulal mueaum que 
la raiatmeia y la ciefOI"IDaCibn ~haria co~ · 
pendiente crecen al aumenw la presión lateral 
de confinamiento. En atOI ensaya, d atado 
triaxiU de afuerzoa ae crea rodeando el apéd- · 
mm ele aceite a cima preli6n y aplicando una 
c:arp axial huta la falla mediante diJpoeitlvoe 
como el iluatradó esquemáticamente CD la f¡. 
guraUO(a). . 

Ea la fisura 2.10 (b) ae praen~ curvu a­
fucmHcformac::ión obtenidu de lo• ensaya 
realizada~ por Branduaeg [2.6}. Corresponden 
a diJtint&l pretionet de confuwniento lateral. 
tleade 58 huta 286 k!/ !:m~. Se puede obiernr 
que el incremento de la reautencia a func:i6n 
directa dd Incremento de la praión d.e confl· · 
namimto. Con prmonade confbwniento &deo·· 
cuadu pueden obtenerae relii!CDc:iu de mú · 
de 1000 kg,lan'. 

El efecto de la presión lateral 1obre la reaia- . · 
tenciase Ilustra m la figura 2.1 O (e), dondue 
presenta una ¡rifica del afucrzo axial, { 1 , ne­
t:e~ario para producir la falla delc:ilindro, eonua 
la presión lateral, { 2 • Lo1 resultados ob tcnidoe 
de !01 mayea pueden representan e, aproxim• 

. darnente, por medio de la exprelión 

,, .. r. + 4.1 fz (2.1) 
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Fi,.ua 2.10 Compraión lriuial (Bnndczoq (2.S ]l. .. 

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

Debe notan e también el incremento notable 
en el valor de la deformación unitaria, corres­
pondien1e a la resistencia al incrementar la pre· 
sión de confinamiento; con una presión de 38 
kgjcm2 ,la deformación unitariacorrespondien· 
te a la carga máxima aumenta diez veces res· 
pccto a la de un cilindro sin confinar. 

2.2.3 Trnsión 

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

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

Ppa_ concreto en tensión axial, lanto 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 Cameiro [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 ensDye bro­
sa7eño. En esencia consiste en someter un cilin· 
dro " compresión lineal diametral, como se 
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Flpra 2.11 Cwva eafucrzo-clefomuclón en te1111ón unlaxl&l. -

muestra en la figura 2.12 (•)· La cnrgaaeaplica 
a través de un material relativamente suave, 
como tri play o corcho. Si el material fuera per· 
rectamente elástico, se originarían esfuerzos 
de tensión uniformemente distribuidos en la 
mayor parte del plano diametral de carga. co­
mo se muc¡tra en la figura 2.12 (b). 

l...a resistencia en tcmilm se C:llcula con la 
fórmula: 

(2.2) 

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

En la expresión (2.2): 

P = carga máxima 
d • diámetro del c1pécimcn 
1 •longitud del eopécimen 

E.n realidad, el concreto no c:a ciánico y, ~&de­
más, la reainencia c:n tmai6n que oe mide no 
es la rcsinencia en tensión uniaxióil como la 
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que sr obtendría en el ensare mostrado en 
la figura 2.11. Sin embargo, lo que se pretende 
es tener una medida dr la resistencia dcl con· 
aeto a la tensión por medio de un ensaye fácil 
y reproducible por muchos operadores en dis· 
tintas regiones. F.sto se logt"a satisfactoriamc:n· . 
te con el ensaye brasileño. 

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

válida para 

donde 

!50 kgfcm2 <./', <. 450 kg/cm 2 

= resistencia en 'tensión del en­
oaye brasileño 

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

Esta expresión es •olamente aproximada y 
se presenta para. dar una idea de los órdenes . 
de. magnitud relativos. Para valores bajos de 
t'r, ,la resistencia en tensión es del orden de 0.1 O 
f,, mientras que para valores altos disminuye 
a 0.07 f~. · 

.. ...::1 conocimiento de la re•istencia a la tensión 
del concreto es importante para el diseño en 
ter~>ion diagonal y para otros tipos de compor· 
tamiento, en donde la tensión es el fenómeno 
predominante. 

2.2 .4 Fle><ión 

Para algunas aplicacione¡, tale• como pavi· 
mentos de concreto, es necesario conocer 
aproximadamente la resistencia a la flexión 
del concreto simple. Esta se determina frecuen· 
tementc ensayando un prisma de concreto Ji. 

bremcnte apoyado, oujeto a una o dus cargu 
concentradas. ].a falla es brusca, con una gt"il'­
ta única qur fractura el espécimen. 

El c:ofuerzo teórico de tensión en la fibra 
. inferior correspondiente a la rotun se calcula 

mediante la expresión 

f. 
e Me 

• 1 
(2.4) 

en la que f, es el módulo de rotura, M es el 
momento flexionante correspondiente a la 
carga máxima aplicada, e es el medio peralte, 
e 1 es el momento de inercia de la sección tran•· 
venal del prismL 

Al aplicar la expresión (2 .4) se supone que 
cl concreto es elástico hasta la rotura, hipóle· 
sis que, como se ha indicado; no es correcta 
para toda la escala de carga. 

Elta 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 rcsistencill . 
a la tensión obtenida del ensaye brasileño. . 

Se ha observado que el esfuerzo máximo de 
rotura en flexión depende, entre otras variable¡; 
de la re5istencia a la compresión, de la relación 
peralte a claro y de las condiciones de curado. 
Debido a que la medici6n de deformacione. 
es difícil de realizar, no existen muchos datos 
experimentales sobre las características esfuer· 
z~deformación de prismas sujetos a flexión 
simple. 

El módulo de rotura como medida de la reai .. 
tencia a la tensión, tiene varias desventajas. La 
principal es que el punto de tensión máxima 
se presenta en la superficie externa del espé· 
cimen, que está sujeta en forma importan·· 
te a esfuerzos de contracción originados por 
cambios en el ambiente. Por esta razón,la dis· 
persión de datos de ensayes de módulo de r~ 
tura es mayor que la dispersión obtenida en el 
ensaye brasileño, la que a su vez es mayor que 
la dispeni6n de datos 'de pruebas en compre· 
sión. Es difícil establecer relaciones generales 
entre los valores de f, y J;, ya que la relación 
depende del tipo de concrete. 



t. detmninacl6n de la reliJ ten da del con· 
creto simple a un estado de t:~fueno conante 
puro no· tiene mucha importancia práctica, por· 
que dicho estado implica siempre la presencia 
de ten1iones principales de la misma magnitud 
que el e1fuerzo cortante, las cuales originan la 
falla cuando el elemento podría aún Joportar 
e~fuerzos cortantes mayores. Algunos procedi· 
miento• indirectos indican que la resistenc:la al 
esfuerzo cortante el de) orden del 20 por cien­
to de la resistencia a la compresión. 

También •e han realizado ensayes en concre­
to limpie •ujetando npecímenes de diversos 
tipo• a otru combinaciones de esfuerzos. Entre 
é1to1 cabe mencionar los enaayes efectuados 
por McHenry. [2.10), utilizando 9Jindr01 
huecoa oujeto1 a una praión interior y a una 
carga axial longitudinal, en loa que se pro~ca 
un estado combinado de esfuerzos de tenai6n 
y compre~ión; !01 Uevadot a cabo por Bresler 
[2.11 ], sometiendo cilindros a combinaciones 
de esfuerzos de tonión y compresión axial, y 
IOi de Kupfer, Hilsdorf y Rüsch {2.12) en pla· 
cu y prismas cargado• a travé1 de di1p01itiv01 
especiales, para evitar alteracioneo de los ca­
tados de esfuerz01 estudiado•. 

2.2.6 Criurio d~ falúz 

A pesar de los estudios que se han realizado 
no se tiene todavía una teoria de falla sencilla 
y que permita predec : e: 71 precilión acepta· 
ble la resistencia del concreto limpie. Se ha 
intentado hacer adaptacio,.~s. entre otras, de 
las teorías de Mohr, de Coulomb, de esfuer· 
ZOI cortantes y de deformacioneo limitativas. 
K. Newman y j .Newman han utilizado con bue· 
nos resultados criterios de falla basados en teo­
ríu energética, lu cuala parecen ser las más 
MCC\Iadu para el cuo del concreto (2.1!) • .En 
la referencia 2.14 se pre1enta un reiUmen de 
los eotudioa efectuadoa para determinar la re­
aiatencia del concreto a estados combinado• 
de csfucrzo1 y las distintu teoriu de falla 
que ae h~a propueuo huta la fechL 

2.5 Eled~N del tiempo ea el cancmo 
"eaduncido 

Cuando se aplica una carp a un espécimen 
de concreto, éatie adquiere una deformadbn 
inicial. Si la carp permanece aplicada, la de­
fomw:i6n aumenta con el ~empo, aun CU&Ado 
no ae Incremente la carp. 

Lu deform ac:iones q~~e ocwrm con el tiem­
po en el concreto ie debeD eacnc:ialmmte a dos· 
cauau: contncc:ión y flujo pláatico. 

La fi¡ura 2.1! muestra una curva típica de­
formad6n-tlempo de un espécimen de concre­
-to bajo carp constante. La forma de la curva 
y 1u ma¡¡nltudes relativu IOD aproximadamm• 
te w milmu, sea la acción de flexión, com• 
presi6n, tenslbn o torll6n. En el eje vertical ae 
muestra la deformación y en el horizontjl, el 
tiempo, ambas variables en escala ari tmétic:a. · 

Se puede Ver que al aplicar la carga en un 
tiempo relativamente pequefto, el concreto IU· 

fre una deformaci6n inicial, que para efect01 
prácticos se puede coNiderar como illltant'· 
neL Si se mantiene la carga, el concreto aisue 
deformándose, con una velocidad de deform .. 
ci6n grande al principio, que disminuye p 
dualmente con el tiempo. 

Aunque para efectos prácticos puede cona~ 
derane que la curva tiende a aer u in tótica ra­
pecto a una horizontal, se ha comprobado que 
la deformación sisue aumentando aún despuéa 
de muchos aAos. Sin embargo, aproximada· 
mente el90 por ciento de la deformación total 
ocurre durante el primer aAo de aplicaci6n de 
lacargL 

Si en cierto momento ae descarga el eo~d· 
men, se produce una recuperación inJtan· 
tánea, 1eguida de una recuperación lenta. La 
recuperación nunca es total; liempre queda 
una deformación permanente, 

En la figura 2.1!, la curva de trazo continuo 
representa las deformaciones de un espécimen 
a u jeto a una c:arp constante, la cual es retirad& 
deapuéa de cierio tiempo. La Unea de trazo 
interrumpido repreaentalas deformaciones que 
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produce el tiempo ·en un espécimen ain 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 in teresa aún más 
estimar la magnitud de la deformación total, 
incluyendo los efectos del tiempo. En vigas 
sujeta. a carga constante ae han observado de· 
flexiones totales de dos a cinco veces mayo;es 
que las medidas inmediatamente después de 
aplicada la carga. 

2.!.2 Contracciint 

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

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

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

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

La contracción tiende a producir esfuerzos 
debidos a las res.tricciones al libre desplaza· 
miento del elemento que existen en general en 
la realidad Si el concreto pudiera encogerse 
•:•.Jremente, 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 con tracción 
ocurre en los primeros meses. 

2. !1.! Flujo pl4stico 

El flujo plástico es un fenómeno relacionado 
con la aplicación de una carga. Las teorías que 
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ae han desarrollado para expJ;carlo ton comple­
jas y caen fuera del alcance de ate texto. Puede 
conaultane a cate reapecto la referencia 2.1!i.Se 
trata eacncialmente de un fenómeno de defor­
mación b~o carga continua, debido a un re­
acomodo interno de lu partCculu que ocurre· 
al mismo tiempo que la hidratación del ce­
mento. 

Lu deformaciones por flujo plástico aon 
proporcionales al nivel de carga, huta nivela 
del orden del 5090 de la resistencia. Para nive· 
lea mayores la relación ya no ea proporcional. 

Como el flujo plástico ae debe en gran parte 
a deformaciones de la ·puta de cemento, la 
cantidad de ésta .por unidad de volumen. Cl 

una variable importante. 
En la figura 2.1.5 se observa que la deforma· 

ción deblda 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 1 

que ésta se aplica. 
Otros factores que afectan a las deforma· 

clones por flujo plástico aon las propiedadca 
de los materiales constituyentes del concreto, 
las proporciones de la mezcla y la humedad 
ambiente. 

!..!... 1.2 , . 
• 

El intcrcaante mencio.nar que, como el DIVo 
plútico aumenta con el nivel de carp. ate 
fenómeno tiende a aliviar lu zonu de máxJ. 
m o afllazo y, por lo tanto, a uniformar loa 
cafllerzos en un elemento. 

2.!.4 EflttD de llz pmM11m&i4 de llz carp 

Ea importante conocer el porcentaje de la 
resis~~ncia que puede 1oponar una pie:r.a de 
concreto en compre1ión 1in fallar, cuando la 
carga ac mantiene indefinidamente. En la flgu. 
ra 2.14 1e muatra el efec:to de la permanencia 
de una carp según lo1 cnaayea de RO.ch 12. !i ~ 
En el eje horizontal ac repraentan deforma­
donca unitaria&, y en el ~e vertical valorea re­
lativos, f.! f., de los esfuerzos apllcad01 con 
reapecto a la reaistencla en una prueba de cor· 
ta dui:lción (20 minuto• aproximadamente). 

Se presentan curvas esfuerzo-deformación 
obtenidas de capecímenes sujeto• a dlatintu 
velocidades de deformación, con. lo que se 
produjeron fallas 1 diferentes edades. La linea. 
de trazO continuo corre~ponde a un espécimen 
en el que la falla se produjo.en 20 minutos. 
Las curvas de CSpecímenes llevados a la falla 
en 100 minutos y ? díu ac presentan con u. 
zo discontinuo. 
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Sr mucstr.an además do• envolventes: la in· 
ferior. llamada límilt dt tk/Drmilción y la su· 
perior, limilt dt fal/4. La primera muestra las 
ddormaciones máximas que se obtienen al apli- -
car indefinidamente distintos porcentajes de 
la resistencia, inferiores a un cieno v-..Jor críti· 
ce. La segunda envolvente indica lu deforma· 
ciones a la falla, corre¡pondientes a porcentajes 
de carga superiores al valor crítico. l..a inter· 
sección ~ntre estas dos envolventes indica, teó­
ricamente, el porcentaje de la resistencia por 
debajo del cu¡,¡ 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 resu· 
tencia de cona duración, se producirá la falla 
eventualmente a una deformación del orden 
de O. 0055. En cambio, oi se le sujeta solamen· 
te al 40 por ciento de .1u rcsinencia de corta 
duración, el espécimen~ oufrirá una deforma· 
ción del orden de 0.0025 después de un tiempo 
muy largo y mantendrá .su carga indefinida· 
mente. 

Se puede decir, con cieno 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· 
mentes dt concreto sujetos a repctic1ones d~ 
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 llene importancia práctica; ya que 
elementos como vigas de puente, durmientes 
de ferrocarril o cimentacinnes de maquinaria 
cuán sujetos a muchas repeticiones de carga. 

Se mencionó anteriormente que un ciernen· 
to de concreto en compresión no puede sopor· 
tar indefinid'<:>eJllc fracciones de su resistencia 
estática :ro:> l•· n -1uc un 70 por ciento. Cuan·· 
do a u11 elemento de concreto se le aplican 

' ... 
·_ ~· 

comprc•iones del orden de la mit•d de su rcsis· 
trncia estoítica, falla después de 01proximada· 
mente diez; millones de repeticiones de cuga. Se 

·ha encontrado también que si la carga se apli· 
ca intercalando periodos ele reposo, el nu· 
mero de ciclos necc•ario para producir la falla 
aumenta coruiderablcmente. 

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 tamo. sus 
resultados en general son conservadores. 

Se puede estimar que el concreto simple en 
compresión, toma diez; millones o más d~ re· 
peticiones de carga al 50 por ciento de su resis· 
tencia estática. En fle,.iún, el mismo número 
de aplicaciones puede alcanzarse con ciclos de;-, 
c11rga y descarga con valor máximo del orden .. : 
de !5-50 por ciento de ou rc•inencia est~tica.~ 
Se han hecho estudios limitados de fatiga en 
torsión, que tienen un interés práctico menor. 

Para cienos materiales, como el acero, se. 
ha encontrado que, aplicando ciclos de carga;L· 
y descarga y llevando el e1fuerzo máximo ho.s·:i-. 
ta un cieno valor, existe un límite de este cs-., 
fuerz;o por debajo del cual se puede soportar 
un número indefinido de ciclos. En concreto, 
oe han llevado los eruaycs hasta 1 O millunes d• 
aplicaciones de carga. sin que se haya cumpro­
bado la existencia de límites semejantes. F.n las 
referencias 2.16 y 2.18 sr trata ampliamente el 
tema de fatiga en el concreto. 

2.5 Módulo• elá•tiau 

P..ara.estimar deformaciones debidas a cargas 
de cona duración, donde se puede admitir un 
comportamiento elástico sjn errores importan· 
tes, es necesario definir un valor del módulo 
de elasticidad. Del estudio de las curvas es fuer· 
zo·drforrnación mostradas, resulta obvio que 
el concepto convencional de módulo de clastici· 
dad no tiene 1entido 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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rente a un punto detenninado de la curva a­
Cuerzo.deformac:lbn y el !"ódulo HCIIDte entre 
doa puntoa de la miama. Para tomar en cuenu 
101 efeet01 de cu¡u de larp durad6n en una 
forma aimple, ac utDban a vecea mbdlll01 elú· 
ticoa menorca que loa correspondienteS a lu 
definiciones mencionadu Ulteriormente. 

El m6dulo aecante ae uaaen enaayes de labo­
ratorio para definir la deformabilidad de un 
concreto dado. La ASTM [ 2.171 recomienda la 
pendiente de la linea que une 101 puntos de 
la curva correapondlente a una deformación de 
0.0005 y al 40 por ciento de la carga múimL 

Se ha observado que, deapu~a de variO. e¡. 
c:los de car¡a y descarga a esfuen01 relativamen· 

·te pequeños, la relación esfueno-deformación 
tiende a convenirse en una relación práctie• 
mente lineal. Como es dificil determinare! mó­
dulo tan¡ente ·inicial de una manera reprodu· 
cible, se recurre a veces a aplicaciones previu 
de carga y descarga, con objeto de rectificar la 
curva esfueno-deformaci6n, y se conaidera 
la pendiente de la curva u{ obtenida como el 
m6dulo de eiuticidacl. El m~todo para dcter- · 
minar el módulo tanrcnte en cata formase deto 
cribe con detalle en la referencia 2.17. El mó­
dulo de eluticidad ea función principalmente 
de la resistencia del concreto y de au peso vo. 
lumétrico. Se han propueno variu expreaioneo 
para predecir el módulo de elutiddad a partir 
de estas variables. Por ejemplo, el Reglamento 
ACI presenta la ecuación 

... _ Jf.J.lO 
E, = wl.~ ~O ..¡¡; (2.5) 

donde E, es el módulo de elasticidad en kg/cm1, 

w es el pesovolumetrico del concreto en ton/m1 

y¡; es la resistencia del concreto en k g/ cm 1 • 

El Reglamento del D.F., propone la ecuación 

E, • 10'1100 n; (2.6) 

que es aplicable únicamente a concretos fabri· 
cados con agregados típicos de la ciudad de 
Méxac:c». Estas ecuaciones dan únicamente va­
lurcs .oproximados, porque existen otras varia-

------

blea imponanu:a, CDIIIO cllipo de appdo.l.al 
dilerencla mere l01 valora real• )' loe cllcu­
ladOI COD CltU ecuac:iOD• puedeD 111' 11111)' 

lfUida• Cu•ndo M requiau lltlm•doa• de 
cima precialóo, conviene detemalnar el m6dulo 
de duticid•d del concreto usado en particular. • 

En alpn01 ud!W. eláltic01 ac auelen em­
plear G, el módulo de eluticidall al esfuerzo 
conantc, y "' el coeficiente de Poiuon. El pri­
mero ae toma comúnmente como fracción del 
m6dulo de eluticidall que aeuaaencompred6n, 
del orden de 0.4. Experimentalmente, ae ha de· 
terminado que el aqundo varía entre 0.12 y 
0.20. Con frecuencia ae NpOne 1' i¡ual a 0.18. 

2.6 Dcfon •cio- por cembloa de 
temperatura 

El concreto esti aometldo a cambios volu­
métriclll por temperalllra. Se han determinado 
alpn01 coeficiente• t~rmicoa que oscilan entre 
0.000007 y 0.000011 de deformaelónunltaria 

. por lfado centl¡rado de cambio de tempera· 
tura. · Los valores anteriores corresponden a 
concreto de peso volum~trico normal (del DI' 

den de 2.2 ton/mJ ). Para concretos fabricados 
con a¡repdoa lireros, los coeficientes pueden 
ser muy distintos de los mencionados. 

2. 7 Algunu caracteríadcu de loa acero& 
de rcfuerao 

El acero para refonar concreto se utüi&a en. 
distintas formas. La más común es la barra o va• 
rilla que se fabrica tanto de acero laminado en 
caliente cumo de acero crabajado en frío. En lu 

~ .figuru 2.15 y 2.16 se muestran curvas de.am• 
bos tipos de acero, típicas de bUTu europcaa. 

Loa diámetros uaualca de las barras produci­
du en México, varíM de 1/ 4 pul1 a 11/ 1 pullo 
(Aipnos productora hall fabricado buru co­
m~pda de 1/a• pulr, 1/ 12 pul¡ y 1/a• pul~o) 
En otro pÚICI acusan diúnetroa aun may-. 
Todu lu barru, con acepción dcllluobr6a 
de .,. pul¡, que rcneralmente a liao, tiaaea 
com~pciona en la auperfacie, para mejorar 
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Fi¡wa 2.U C1nvu eofucno 8domucióa de accrool11111inadoo en caliente para bUTu de relum:o d< 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 
nomenclarura para .identificarlas. 

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

10000 

2000 

o 0.05 

como ae ve en la figura 2, 15. El acero trabajado 
en frío. no tiene un limite de fluencia bien de· 
fmido· (figura 2.16). En este caso, el límite de 
fluencia suele definirse· trazando una par.alela 
a la parte recta de la curva esfuerzo-deforma· 
ci6n desde un valor de la deformación unitaria 
de 0.002; la intersección de esta paralela con 
la cúrva define ell{mite de fluencia. 

D.tO O. ti 

'• 
Fi¡cun. 2.16 Curvu elfucno-ddormación de acero trab1jado1 en frío parlbarru de refuerzo de h.bricacilm 

europea. 
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Tabla 2J Diínattrut, pnoa, íreaa, y pcri111tlrC11 
df bllhlo 

..... DillmttrO 1'110 A,. l'rrtrlt•w 
Nrl"" !'Mlt ''"" 

.,,,. ,.s 
"" 

2 1/4 6.4 0.241 0.52 1.99 
2.5 5/16 7.9 0.588 O.•U 2.48 
S 5/8 9.5 0.559 0.71 2.91 
4 1/2 12.7 0.9U 1.27 5.99 
5 5/8 15.9 1.552 1.98 5.00 
6 !/4 19.0 2.2!5 2.85 6.00 
7 7/8 2Z.2 5.042 5.88 8.97 
8 1 26.4 5.875 5.07 7.98 
9 1-1/8 28.6 5.028 6.41 8.99 

10 1·1/4 51.1 8.207 7.92 9.99 
11 1·!/8 54.9 7.511 11.58 10.116 
12 1-1/2 38.1 l.t!l 11.40 11.97 

OIURVACIONES 

Lol dl.nltU'OI, ircu y p!IOI 11 -.ju.nan a la ftOIIBI df la 
'Sterclaría de Comeorclo,.NOM Bl-1974. s~aQa caca aotma. 
el di&mcuo noauna.l y el &na de una bana colftlpondta a 
l01 ._. uadría una barra liM, lin corrupQona, del aaiamo 
pno por lfttuo Unt'al; toclu 1u barru, CDII ezccpc16a de la 
No. 2, ntán CO:r'NiidU. 

En México se cuenta con una variedad rela­
tivamente grande de aceroa de refuer~o. Lu 
bnrru laminadas en caliente pueden obtener­
se con h'mi tcs de lluc:ncia desde 2 300 hasta 
.¡ 200 kg/cm 1 . El :>.cero trnbaj~do en fria ;¡¡. 
canza limites de flucncia de 4 000 -a 6 000 
kg/em 1 . En la figura 2.17 IC rcprcscnta la gráfi­
ca esfuerLo-dcformación de un acero trabajado 
en friu, fabricado en México. En los paises 
escanrlinavos >< usan variUas con limites de 
lluenci" hasta de 9 000 k¡¡jcm1 

. 

Una propiedad importante que debe tenerse 
en cuenta en refuerzos con c!etalles soldados 
es la soldabilidad. La soldadura de aceros tra· 
bajados en fria debe hacerse con.cuidado. Otra 
propiedad importante es la facilidad de dobla· 
do, que c. una medida indirecta de ductilidad 
y un índice de su trabajabilidad. 

Se h• empezado a generalizar el uso de mallas 
como refuerzo de los~. muros y ..!¡¡unos ele· 
mentos prdabracaclos. Estas n1illlas c:stin .for· 
mad;u por al;ombrcs lisos unidos por puntos de 

·. --
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Flpra 2.17 Crifx:a eafucno-de(ormación de un acero · 
de olta noiotencla, lin límltt de nuencia dcCinJdo, de 
fabricacibn DKional. 

aoldadura en lu intcncccionca. El acero ea del 
tipo trabajado en frío, con refuerzos de nuencia 
del orden de 5 000 k¡/ cm'. El espaciamiento 
de loa alambres varía de 5 a 40 cm y loa di'· 
metroa de 2 a 7 mm, aproximadamente. En 
lllgunos paíaea, en lugar de alambrea liJo&, ae 
usan alambres con algún tipo de Irregularidad 
auperficial, para mejorar la adherencia. 

El acero que se emplea en estructuras pret· 
forud:u ct de resiatencia francamente superior 
a la de los aceros ac:sc:ritos anteriormente. Su 
resistencia última va"a enue 14 000 y 22 000 
k'!'/cm1 y su límite de fluencia, definido pnr 

· •. .:sfuc:rzo correspondic:nt~ a una deformación 
permanente de 0.002, entre 12 000 y 19 000 
kt:;c:ml. 
~omo ilustración, en la figura 2.18 se pre­

señtan, atendiendo al grado de calidad, algu- . 
nas curvas esíuerzo-deforrnación para distintos 
tipos de acero, y ~os curvas esfuerzo-dc:forma­
áón para concreto con una rcsistcncia.de 250 
kg/cm2 , correspondiente~ a cargas de corta y 
larga duración. 

F.l módulo de elaslicidad de los distintos ti· 
pos de acero cambia muy poco. De la comp• . 
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Fi¡ura 2. 1 8 Curvas companth·as para acero y concreto 

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

elemento dr concreto reforzado sujeto a com­
presión uial, d colapso del conjunto euar~ 
regido por la ddonnación del concreto que, 
bajo car¡¡as de larga duración, puede ser hasta 
de 0.010 ó 0.012. Para esta dcfurmadón, el 
acero tendría apenas una deformación de) or­
den eorreapondicntc a su límite de Ourncia . 

Las características de adherencia de los dis· 
tintos aceros, y su influencia en el diSeño, se 
presentarán en d capitulo de Adhe,.,ncia. Para 
lograr el trabajo en conjunto debe tenc~e una 
adherencia suficiente entre concreto y acero 
obtenida ya sea mecánicamente o por medio 
de la adhesión entre el concreto y el acero de 
""fuerzo. 

Para el diseño se supone que la curva es fuer· 
zo-defonnadón del acero en comprc•ión es 
idéntica a l• curva esfuerzo-deformación en 
tensión. La curv• en compresión es difícil de 
determinar en el caso de barras, dcbidu a rfec· 
tos de eobeltez. 
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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 loa concretos fabricados con agrega­
dos típicos del Distrito Federal y ae establecen expresiones que perciten deter­
minar las variaciones .de las resistencias a compresión y tensión, del módulo de 
elasticidad, de la relación de Poiason, del módulo de rigidez por cortante, de 
la contracción por secado y de la deformación diferida, a través del tiempo. Se, 
dan recomendaciones para obtener concretos con un mejor comportamiento en cuan­
to a estas propiedades. 

INTRODUCCION 

Los materiales pétreos empleados tradicionalmente en la ciudad de México para la 
fabricación de concreto, tienen earacter1sticas f1sicas que Bifieren de las es-· 
pecificadas en las normas relativas. Entre las discrepancias más notorias se 
pueden mencionar el peso especifico, la absorción y el contenido de polvos. Lo 
anterior ha hecho que las propiedades de los concretos fabricados con estos 
agregados difieran de las alcanzadas en los concretos comunes. 

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

PROPIEDADES MECANICAS 

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

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

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

Concreto en estado fresco. Con les materiales antes descritos SP 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 caracter1aticas 

(I) lnvestigad.or, Instituto de Ingeniería, UNAM 

1 -



2 

adecuadas para ser· transportada par media de bambas~ 

Resistencia a campreaión •. Las edades de prueba fueron 7, 28, 90, 360 ~ 182S 
dias;cada resultado repreaenta el promedia del ensaye de tres especimenes campa­
neros. En la fig 1 se plantea la correlación que permite predecir la resiaten­
cia a compreaión a cualquier edad en función de la alcanzada a loa 28 d1aa. Ca­
be mencionar que loa incrementos de reaiatencia con la edad fueron mayores an 
aquellos concretos con menas polvo. La.expreaión sugerida resulta ser: 

f • t f' , en kg/cm2 
e 8. 4 + O. 7 t e 

Resistencia a tensión. Se hicieron especimenes cil1ndricas para ensayarlo& a 
tensión por medio de la prueba indirecta, as1 como vigas para determinar el mó­
dulo de rotura. Las expresiones que correlacionan las resistencias a tensión Y 
compresión resultan ser: 

Tensión indirecta, fig 2 por flexión, fig 3 

, en kg/CIII2 

MOdulo de elasticidad. El ~ódulo de elasticidad se obtuvo a partir de las grá­
ficas esfuerzo-deformación de especimenes ensayadas a compresión. Se usó el 
criterio de módulo secante. Por cada mezcla de concreto estudiada se hicieron 
tres ensayes, siendo los valores reportados el promedia alcanzado en estas de­
terminaciones. La expresión propuesta para daterminar el módulo de elasticidad 
a partir de la resistencia a compresión es, fig 4 

E • 8500 .;r• 
e e 

Relación de Poisson. Esta se obtuvo del ensaye a 28 dias de espec1menes cil!n­
dri=os de concreto de diferentes resistencia&. En la fig 5 ae observa que la 
re~ación de Poisson varia con la resistencia y que se puede relacionar con ieta 
con la expresión 

~ • 0.22 + 0.00026 f' 
e 

habiendo alcanzado un valor medio de 0.30, superior al intervalo usual recomenda­
do para el co"crp•o (0.15 - O. 20). 

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

Con los valores de modules 
pueden estimar el modulo de 
andesí"icos resulto ser 

~ -

G • 3300 .¡ f 1 

e 
, en kg/cm 2 

de elas"icidad y re­
rigidez por cortante. 

Deformación unitari§ (~0 ) correspondiente al esfuerzo máximo. El valor de esta 
deformación también se ve afectado por el nivel de resistencia que se alcance en 
el concreto, ·por lo que ae puede correlacionar can ella con la expresión s;guien­
te, fig 6 

E • 0.003 + 2.8 K 10-' f' 
o e 

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

) 
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igual a 0.0044. 

La curva eafuerzo-deformación del concreto bajo cargaa de compraai6n, puede re­
presentarse en forme adecuada con la expreai6n 

Contracción por secado. La rapidez con que se presenta la contracción de los 
concretos andesiticos, varia de acuerdo con el contenido de polvos que se tenga 
en los materiales componentes, sin embargo·,' la contracción última se puede esti­
mar del mismo orden para los dos casos e igual (Ccs>u • 0.001, para loa propor­
cionamientos usuales y las condiciones ambientes de la ciudad de M~xico, fig 7. 
Las expresiones que p·ermiten estimar el valor de la contraccilín para una edad 
cualquiera se indican a continuación: , 

~~ 

Concretos andes!ticos con exceso de polvos:(del orden del 20%) 

(ces) t • to. 88_ x 0.001 
51 + 

Concretos andeá1ticos con pocos polvos (del orden del 8%) :.·. 

en ambos casos t debe expresarse en d1as. 

Deformación diferida. Esta deformación se estimó en funcfén del coeficiente 
de deformación diferida (C ), el cual es igual Ct. Ce- i , siendo ct, la de­
formación unitaria alcan~aáa en un tiempo t y Ci• la del~rmación unitaria ini­
cial al aplicar el esfuerzo de compresión, igual a 40 por ciento del esfuer~o 
máximo. 

• 
El valor·del coeficiente último (Cu)• estimado para un tiempo infinit~, para los 
proporcionamientos usuales y para las condiciones ambientes de la cil:::lau de 
México, variarán de acuerdo con el contenido de polvos observados en los materia­
les componentes, fig 8. Las expresiones encontradas para calcular el va!~r de 
este coeficiente para un tiempo cualqu:i,era t, en dias, se indican a continuación: 

- - --
Concretos andes1ticos con exceso de polvos(del orden del 20%) 

0.60 
ct - t X 4 

10+ t0.60 

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

0.55 
ct 

t 
X 2.5 • 

11 +'t0.55 

:;,.f. 



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 
la& siguientes expresiones para la eatimación da la con::acción por secado a 
cualquier edad: 

Grava andes!tica y arena andesitica con exceso de polvos 

t -t 

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

0
:::--:.8-::-8 X 0 o 0013 

51 + t • 

Grava andesitica y arena andesitica 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 loa factores de corrección para tomar en cuenta las caracteris­
ticas del concreto de que se trate y las condiciones'del medio ambiente, fig 9. 

Deformación diferida última en condición éstándar. 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 loa valores alcanzados en.los ensaye&. 

El coeficiente de deformación diferida en· condición estándar para cualquier. ed'ld 
(en dias) se puede determinar con las siguienta& expreaionea: 

Grava andes!tica y arena andesitica con exceao de polvo& 

t0.60 
Ct - --=----::-,..,. 5 6 5 

t o .. 60 · 10 + 

Grava andesitica y arena andesitica con pocos polvos 

0.55 
t o 55·3.12 

11 + t • 
e • 

t 

Al igual que en la·contracción por secado los coeficiL~tes calculados para la 
deformación diferida, deberán ser afectados por los factores de_correccióo para 
tomar en cuenta las características particulares de loa 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 andesiti­
cos, en la fabricación de concretos, conduce a obtener concretos con deforma­
ciones mayores que las usuales. 

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

f 
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determinadas en esta estudio para estimar la raeietencia del concreto aa! 
como sus deformaciones a corto y larso plazca, ea requiere aodificar loa pa• 
rámetros usados convencionalmente en loa diseüoa eatructuralea pera obtener 
mejor concordancia entre el comportamiento estimado an el diaaño 7 al alcao­
asdo en las eatructural realaa. 

3. L1.contracci6n por ••c•do resietrade fue inversamente proporcional al conta• 
nido de agregado ¡rueao en la mazcla y directamente proporcional al conteni­
do de polvos en las arena• utilizadas y al revenimiento de lal mezclas utili• 
zadas. 

} 4. Para un mismo tipo da a¡resado grueso al amplao da araoaa con muchoa finoa 

, ..... ' 

incrementa notoriamente al coeficiente da la deformación diferida. Eata coe­
ficiente también aumentará an forma apreciable al incrementarse al reveni­
miento del concreto. 

R!:COMENDACIONES 

En relación con' loa materiales ·p&treoa ae buscar&, por una parta, emplear agre­
gados gruesos que preaentan la mayor danaidad polibla y asresadoa finca con al 
menor contenido de polvos qua aaa factible da1da al punto de Yi1ta acon&mico, 
Estas dos caracter!sticaa conducirln a obtener concretos, para una resistencia 
dada, con mayor m5dulo:de elalticidad ·y, por tanto, con menor deformaci5n~inl• 
tantlnea, menor contracci6n por aseado, porque hay mayor reatricci5n a eataa da­
formaciones, y menor deformaci6n diferida. .,. 

En cuanto a las mezclaa de concreto as amplaarin aquellas con mayor contenido de 
agregado grueso compatible con la trabajabilidad de la misma. Lo anterio~ con­
ducirl a menorel con1umoa da agua lo que a eu vez ae traduce en menor contenido 
de vac!os y por tanto mayores reaiatanciaa relativaa, manorea daformacionaa y 
contracciones, aa! como menor daformeci5n diferida, 

La resistencia a tensión por !laxiSn·del concreto ea usual valuarla como 
2 .' f~ (ACI 318, IUlF), sin embargo, los resultados de loa ensayes efectuado& con 
los concretos andes!ticos dan resistencias a la tensión ligeramente menores, por 
lo que se sugiere tomar en cuenta esta discrepancia empleando la exprasión pro­
puesta, 

En relación cor- e. módulo de elasticidad estático, las expresiones propuesta• 
por los diferentes reglamentos de construcción (ACI 318, IUlF) aobrestiman loa 
valores alcanzados ~on los concretos andes!ticos, por lo que se recomienda Em­
plear la expresión propuesta en este trabajo para predecir lea deformacione1 a 
corto plazo de las estructuras hechas con=este material. 

Al igual que los otros parámetros la relación de Poisaon y el módulo de rigidez 
por cortante determinados para el concreto andeaitico, difieren de loa valor81 
usualmente empleados, por lo que para estimar mejor el comportamiento de eatol 
concretos conviene emplaar lo1 valorea sugeridos. 

La deformaciSn correspondiente al esfuerzo máximo ea usual considerarla igual a 
0.003, a1n ambar¡o, el resultado de los ensayes indican que esta deformac~n al-
canza un valor promedio de 0.0044, · j 

.•. f;.l 
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En relación con las deformaciones a largo plazo, tanto lea originadas por la 
contracción c01110 por la deformación diferida, pueden aatimaraa-·con buena preci­
aión con loa coeficientes determinados de loa resultados de loa ensayas, ain 
requerirse de correccionea·por características del material y medio ambiente 
del Distrito Federal, dado que los concretos empleados aon caracteríaticoa de 
loa uauales en el lrea metropolitana de la ciudad de Míexico, y laa condiciones 
de curado representan también lea usuales en esta lrea. 

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

Como las deformaciones y agrietamientos alcan~ados a largo plazo en los concre­
tos característicos del D.F. son mucho mayores que los esperados usualmente, ae 
deben tomar en el diseño laa precauciones necesarias para restringir estos efec­
tos con el acero de refuer~o u otros medios adecuados. 
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INFLUENCIA j 
DE LOS AGREGADOS 
EN LOS CONCRETOS 

ESTRUCTURALES DEL D.F. 
In¡. CArlos JAvier Mendoza • 
In¡. MAnuel Mena Ferrer•• 

RESUMEN 

Se analiza el efecto que tienen las paniculas mas finas 
de las arenas andesiucas y las características ontrínsecas 
de las gravas cahzas y andesitJcas. dosponibles en la 
ciudad de Méxoco, sobre las propiedades de los 
concretos en los estados fresco y endureado. Ademas, 
se dan recomendaaones para me¡orar las propoedades 
de estos concretos. 

= -
SUMMARY 

The effects of the fonest part of andesiuc sanc.Js and of 
the intrinsic characteristio of limestones and andesitJc 
gravels, available in Mexoco Gty, in the properues of 
fresh and hardened concrete are analyzed. Also, 
recommendatoons for improving the propenies of these 
concretes are given. 

• Subd1tector. lnsbruto de lnsen~ert&, UNAM 
•• Asesor en recncMogú dPI concreto 
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INTRODUCCION 
Los concretos utilizados comúnmente 
en la Ciudad de México presentan ciet· 
tas deficoencias, originadas en algunos 
casos por la calidad de los materiales 
componentes y en otros por las prácti­
cas constructivas empleadas. Entre las 
defiCiencias mAs notorias se pueden se-
1\alar las siguientes: 

a) la deficiente calidad de Jos asrega· 
dos empleados propicia que los con­
cretos tengan prop¡edades inad@CUa­
das como bajo módulo de elastici­
dad, elevados cambios voluméuicos 
por secado y excesivas deformacio­
nes diferidas bajo cargas sostenidas 
(flujo plástico)'. Asomismo, 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 
agrietamoentos por elevados carn- · 
bias volumétncos, excesivas defor· 
maciones a corto y largo plazo y es· 
casa rigidez ante cargas laterales. 

b) El empleo de cemento portland· 
puzolana en la fabricación de concre­
to propicoa una adquosici6n de resos· 
tencoa más lenta que la obtenocia con 
otros tJpos de cemento portland (1 y 
111), lo cual es incompatible con la 
pr.i.ctJca usual de pronto descombra· 
do de las estnJcturas. en particular de 
los sostemas de pisos para edifocios, 
y dar lugar a flechas excesivas y agne­
tamoentos anaceptables. 

e) las pruebas de control de calidad 
realizadas po· d•lerel"'•es laborato­
riosl indican qur cw. relativa fre­
cuencia los concretos no cumplen 
con los requasitos de , .olidad espe­
cificados y que la proporción de 
mezcias con re-s•stl!ndas inferiores a 
la especafacacia llega a cerca de un 
3~. sobre todo para algunos valo­
res de fe. lo anterior ocasiona que 
los factores de seguridad de tu1 nú· 
mero importante de elementos es· 
truaurales sean inferiores a los con­
siderados en los reglamentos. 

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

10 

··,. ... ·- '",.."""·• : ·-· -;...... ::... -· . 

con revenimientos exageradamente aJ.. 
tos y proporciones excesavas de aren&. 

Por todo lo mencionado se opina 
gue las caracteristicas y propiedades del 
conaeto que se ha utilizado normal­
mente en la Oudad de Mbico no son 
las mAs favorables para su empleo con 
fines estructurales, lo cual ha hecho 
pensar en la necesidad de introducir 
mejoras sustanciales, tanto en Jos ma­
teriales componentes como en el con­
trol de calidad y en las prácticas coru­
ttuctovas, sobre todo para aquellas apli­
caciones con mayor requerimiento es· 
tructural. 

Con el propósito de evaluat los efec. 
tos de ciertos cambios que en lo relati­
vo a la calidad de los agregados pije. 
den realizarse, se dise/16 un programa 

de ensayes en mezclas de concreto, 
que se llevó • cabo simultáneam'­
en tres diferentes laboratolios ur•-'· l. 
pendientes de la O u dad de México. ~~ 
este !~abajo se wlizan 105 resultado¡ 
obtenidos. 

MATERIAUS EMPUADOS 
Para mejorar las propiedadeS de los 
concretos que se utilizan en las cons· 
trucciones del Dinrito Federal, se pue­
den considerar dos modificaciones pnn­
cipales en los agregados: 

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

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

TABLA l. PROPIEDADES FISICAS DE LAS GRAVAS 

ANDESITICA GRAVAS 

CONCEPTOS 5·10 mm 10-20 mm 

l. Material m~s 
fino que 14 
mall¡ No. 200, 

2. Densidad 

3. Absorción, 

4. Sanidad en sul· 
f.ato de sodio, 
perdida en 

5. Abrosión en M~· 

1.60 

2.42 

4.54 

9.8 

quiru LosAnge- 23.8 
les, perdid• en 

6. Coeficiente 
voluméttic:o: 

Por um•ños 

Grav¡ rotal 

7. Pesos volumé­
tric:os: 

= -

0.34 

Suelto, k&Jm• 1256 

V.rill•do, k&Jm• 1354 

0.40 

2.41 

4.1!1 

14.7 

27.1 

0.37 

0.36 

1266 

1370 

CALIZA 
TRITURADA 

5·10 mm 1 0·20 mm 

0.67 

2.63 

0.82 

B.O 

17.5 

0.13 

1366 

1517 

0.19 

0.75 

2.63 

0.68 

7.4 

14.9 

0.22. 

1348 

1528 

NORMA 
ASTM 
C-33 

12 mix. 

SQ rNX. 
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TABLA 2. RESUMEN DE LAS PROPIEDADES FISICAS DE LAS ARENAS 

IDENTIFICACION 
( 1 FINOS) 

CONCEPTOS 

1. Módulo de finun 
2. Material nás fino 

que la malla No. 
200,"' 

3. Densidad 
4. Absorción, o¡¡ 

· S. Sanidad en sulfato 
de sodio, pérdida 
en<¡¡ 

6. Pesos wlumétricos: 

Suelto, k&/ m' 

Varillado, k&/m' 
7. Materia org~niQ, 

color respecto al 
limite 

8. Equivalente de 
arena,% 

9. Limites de con­
sistencia: 

Limite llouido,o¡¡ 

Limite plástico,\ 

lndice plástico 

Contr¡Gtión 
lineal,'ló 

•. Arena andesltiQ l¡wd• 

propiedades piA ·••ca•. 

(1.8)' 

3.44 

1.8 

2.40 
5.85 

5.67 

1396 

. 1531 

. lnf. 

.82.9 

17.2 

lnap. 

lnap. 

0.0 

Para cuantifocar qué tanto pueden iT>­
fluir estas modoioc.aoones en las propot-­
dades del concreto, se realizó un esnr 
dio comparatrvo que incluyó mezclas 
con dos trpos de grava (andesítica na· 
tural y caliZa tnturada), once arenas an­
desiticas con diferentes contenidos de 
finos y una arena de referencia. llO an­
desítica. que cumplió con los requisitos 
físicos de la norma ASTM C33.' . 

En cuanto al cemento, se optó por 
emple;;r cemento portland bpo 1 como 
ún.co matenal Lt:mentante y no u~r 
aditivo; en ia preparación de las mez· 
clas. 

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

(7.7) 

3.00 

7.7 

2.28 
5.87 

10.54 

1392 

1590 

lnf . 

66.0 

23.1 

lnap. 

lnop. 

2.10 

Cemento 

ARENAS ANDESITICAS 

(9.9) 

2.60 

9.9 

2.40 
4.38 

1443 

1690 

lnf. 

59.3 

19.0 

lnap. 

lnap. 

0.0 

(16.7) 

2.97 

16.7 

2.37 
4.9A 

1440 

1635 

lnf. 

65.4 

21.1 

lnap. 

lnap. 

1.95 

(19.3) 

2.78 

19.3 

2.30 
7.93 

1450 

1624 

lnf. 

52.1 

22.3 

lnap. 

lnap. 

1.85 

Las pruebas ftsicas y qulmicas efectua­
das al cemento portland bpo 1 emplea· 
do ondtcaron que cumple ampliamen· 
te con los requisitos especificados en 
la norma ASTM C1 SOl: Sin embargo, 
cal>e sel\alar que resultó ser menos fi­
no de lo que suelen ser los cementos 
del ·rrusmo tipo. 

A1re¡ados 
a) GRAVAS 

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

ARENA 
DE RE· 
FEREN­
CIA 
(1.1) 

2.80 

1.1 

2.31 
5.12 

5.82 

1386 

1524 

lnf. 

84.5 

15.6 . 

lnap. 

lnap. 

0.0 

empleado. 

NORMA 
ASTM 
C-33 

2.3-3.1 

S náx. 

10 náx. 

Las proptedades físicas de estas gra· 
· vas se presentan en la tabla 1. los va· 

lores ahí mostrados son el promedio 
de las pruebaH!íectuadas en.los tres 
laboratorios que participaron en el 
estudio. 

los resultados de las pruebas de ~ 
sidad y absordón muestran una di­
ferencia importante entre las gravas 
andeslticas y calizas, en favor de las 
segundas. Si se admite que esw pro­
piedades pueden ser un buen lndí· 
ce del grado de deformabilidad de 
las rocas que las constituyen, debe 
esperarse que los concretos hechos 

11 
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TABLA 3. MEZCLAS DE CONCRETO DE PRUEBA 

nlateriales Mez,las No. (consumo promedio, k¡/m1) 

1 2 
Cemento 300 296 

Arena andesltica 
(finos ): 1.8 

7.7 
9.9 175 

16.7 755 
19.3 

Arena de referen~;ia 

Grava andesftic. 952 938 

Grava c.aliu 

Agua 179 187 

Azuz/ cemento 0.60 0.63 

con la grava caliza resulten mucho 
menos deformables. 

b) ARENAS 
Se ubhzaron cinco arenas ~ndesíticas 
cuyos contenidos de hnos menores 
que la malla 200 variaron entre 1.8 
\' 19.3%. Cuatro de esw arenas pro­
cedieron ae "tro5 tantos bancos (d~ 
pósitos pJroclásticos) de la-región. La 
•rena andesitica con 1.8% de finos 
~-:.- obtuvo por lavado. A manera de 
referenc1a se empleó una arena no 
andesltica con un contenido de r .. 
nos de 1.1%. 

En la tabla 2 se presentan los resul· 
tados de las pruebas efectuadas a es­
tas arenas. Conv.ene notar que, ad~ 
más de las pruebas fisicas que son 
usuales. se eiectuaron otras dos d~ 
term~naoones: el equivalente de ar~ 
na y los limites de consiStencia. Esto 
se hizo con el fin de buscar un m~ 
d•<' que permitiera evaluar las pro­
¡..•edades plásucas de los finos de es· 
!.li arenas. 

Las especificaciones de qlidad para 
agregados por lo re¡;ular aceptan un 
máximo de 5% de part!culas m.ts fi­
nas que la malla 200 (74•) en ar~ 
nas para concretos de uso general, 
no ecpuestos a la abrasu)n. Todas las 
arenas and~! .. t . .:as Que se uUiizan en 
los concretos <Jel DtSlrito federal ex· 

3 4 S 6 
297 297 303 300 

770 

742 
774 

736 

940 

1024 1044 103• 

190 183 176 183 

0.65 0.62 0.58 0.61 

ceden por mucho este limite, pues 
sus contenidos de finos suelen fluc­
tuar entre cerca del 10 y algo más · 
del 2096. Debido a las dificultades 
que existen para reducir estos finos 
a valores aceptables, se ha vuelto 
costumbre tolerarlos SJn mayor trá· 
mite, aduoendo 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
tam•nadas con finos plásticos (limos 
y arcillas) que si son da~inos para el 
concreto. 

Como es usual. todas esw arenas 
andesl11cas exhibieron detlSidades r~ 
la11vamente ba¡as y altas absoroo­
nes. Conviene observar que, en es­
te aspecto, la arena de w ~w-,da no 
presentó mejores caracterlsbcas. 

PROGRAMA DE PRUEBAS 
El programa incluyó nueve mezclas de 
concreto en las que se mantuvieron 
constantes las sigu•entes caracteristicas: 

a) Cemento: portland tipo 
b) Tamallo máximo de grava: 20 mm 
e) Cranulometria de la grava: JS'lf. de 

S a 10 mm y 6S'Jf. de 10 a 20 mm 
d) Consumo de cemento: 300 :1: S 

kll/m1 

e) Proporción de arena en los agrega· 

7 8 9 
295 294 298 

752 
761 

740 

1018 1014 1027 

193 194 177 

0.63 0.68 0.59 

dos: 45% en volumen absoluto 
f) Reven1m1ento del concreto: 10 ::: 1 

cm 

los consumos de materiales por me­
tro cúbico de concreto, asl como la re­
lacion agualcemento de cada mez' 
se presentan en la tabla 3. 

Pruebas realiudas 
A todas las mezclas de concreto se " , 
efectuaron las mtSmas pruebas. Los ,,.· 
todos de ensaye iucron preferenu!,. 
te los de las normas oficiales mex1c. 
nas (NOM) y, en su defecto, los d .. lo 
ASTM. Las pruebas que se praa1caron 
al concreto fresco fueron: revenimien· 
to, peso volumétnco, contenido de aue 
(método grav•métrico) y agua de san· 
grado. Al concreto endurec>do se le bi· 
cieron las ~igu&ent~-. decermiUdCIO"'le!: 
resistencia ~ compresión y módulo r'c 
elasticidad a 28 días, y conu;.cCJón P<>• 
secado con 28 d!as en agua y 28 d! 1!. 

al aire. los resultados de estos ensay ~• 
se preselltan en las tablas 4 y S. 

CARACTERISTICAS DE LOS CO!<I· 
CRETOS 
El objetivo del estudio consistió en ve­
rificar la influencia que ejercen los ce,. 
tenidos de finos de las arenas y las ca· 
raaerlsticas de las gravas sobre las pro­
piedades de los concretos ensaya< 
Tomando en cuenta que en este l 

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

en la fogura 1, las referencias ll' hacen 
en función de los finos de las arenas pa· 
ra facihtar 11 identificación de las mez· 
clas. 

Concr~loa en estado lresco 
En la tabla 4 se presentan los· resulta· 
do; promedio de los ensayes efectua· 
cios en los tres laboratorios a 105 con­
cretos en e•tado fresco. Como se pue­
de ebs~rvar, las mezclas estudoadas tu-

. vieron revenimientos que variaron en­
tre 9 y 10.5 cm; todos ellos quedaron 
en el 1:1tervalo de 10 :1:1 cm propues· 
lO P<lra el estudiO. 

Da:k que el revenimiento se mar>­
tuvr; wnstante, el parámetro que se 
pue<.ie considerar para ¡uzgar la influen-

,..er 

cía del conienido de finos resulta ser el 
consumo de agua por volumen unit.· 
rio de concreto. A e. te respecto, en 11 
figuoa 2 se observa que, independien­
temente del tipo de grava empleada, el 
consumo de agua se manifestó constan­
te para porcentajes de fonos en 11 are­
na de hasta un 1~ v de~pués de e~te 
valor, dicho consumo se increment6 en 
forma gradual hasta ser~ mayor para 
contenidos de flllO$ de 19'll en la are­
na. 

Par 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 AO 211.1' para 
un tamallo máximo de agregado de 20 
mm, en mezdas sin aire induido v re­
venomientos entre 8 v 10 cm, resulta 
que las mezclas en estudio necesitaron 

' 

1091\ menos de agua. Esta dismonución 
se debió muy probablemente a la fonu· 
11 del cemento, que por ser mas grue­
so de lo ~1 requirió menos agua pa· 
ra produdr el revenimiento previsto. 

En relad6n con el peso volum@trico 
de los concretos estudoados, en 11 t.l· 
bla 4 v la figura 3 se observa que pard 
contenidos de fon05 de hasta 10'.1\ el pe­
so volumétrico se mantuvo constante 
v qul' éste dosminuy6 a medida que 
aumentaron los finos en las arenas más 
allá de l'se valor. Asimosmo se puede 
ver que existe una doferencoa de alrede­
dor de 80 kglm' entre los concretos fa· 
bricados con grava caliza y los hechos 
con andesota, a iavor ce la promera. 

Dada la diferencoa tan clara en cuan· 
to a peso volumétroco de estos dos ti· 

TJ\!:;!.A 4. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO FRESCO 

PROPIEDAD ·~\~, MEZCLAS No. 
2 3 4 S 6 7 8 9 

1 
~~. 

rc.evenimiento, c:m 10.5 . ' 9.5 10.0 9.5 9.0 10.5 10.0 9.0 9.5 

Pe~ ·:~iumétrico, .¡·~·· 

kg/m3 2207 2176 2165 2274 2270 2291 2258 2263 ·.;2242 

Va.c:(o~. 0.6 1.1 1.3 1.3 0.3 0.5 0.9 0.7 1.7 

P ~·.,¡: de sangrado, 3.3 2.4 1.7 3.0 1.8 3.1 1.7 1.3 3.0 

-TA!'l:.'. 5. PROPIEDADES DE LOS CONCRETOS EN ESTADO ENDURECIDO ----
PR.O~IEOAD MEZCLAS No 

2 3 4 5 6 7 8 9 
Rejistcncia a 
compresión a 
2E o:;.s (f'cJ, 2&3 266 242 279 = 283 289 282 -242 2·73 
kJ'tCtr:

2 

Módui~ de eiasti· 
' cirLJ: 28 dfas 157318 ]40369 138284 282350 279042 286094 259474 254460 274566 

(E 1 kgicm2 1 ,,, 

Relatión EcJJf', 9352 8607 8809 16904 16587 16829 15451 16357 16617 

-">nt:-acción por 
ca~;;. 28 d(as. 

en .:~ua y 28 d(as 
al Gire, 10.6 533 733 759 337 443 332 403 448 308 
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J10S de concrete y tomando en cur 
Ll simplicidad de la prueba. se pu~. 
sugerir su ejecución en obra como urw 
primera medida para discriminar. entre 
los dos tipos de concreto. Un v11lor ra· 
zonable que se puede considerar como . 
frontera entre los dos tipos de concr~ 
to es 2250 kglm' . 

El contenido de vados de las mez· 
das estudiadas (figura 4). establecido en 
función oe los volúmenes absolutos de 
los materiales componentes. parece te­
ner un comportamiento mdependien· 
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 mezdas (2%). 

En relación con el agua de sangrado . 
en la figura S se ·puede observar que las 
mezclas estudiadas siguen una sola ten­
dencia, independientemente del tipo 
de grava utilizada, y que para conteni· 
dos de finos de has!a 10'l& el sangrado 
resulta constante y cercano al J'llí. Para 
contenidos finos en la arena mayore­
que 10'J6 el sangrado diSminuye avalo 
res cercanos al 1.5% para porcentajes 
de finos de 1 9'.1\. 

Cabe s.ellalar el comportamiento dl5· 
crepante de fa mezcla fabncada con 
arena con 7.7'16 de ímos, la cual t ... o 
un sangrado de tan sólo 1 .8%. Esta ••· 
tuaci6n se atribuye a que no obstante 
que la arena tiene relativamente pocos 
finos, parte de ellos t•enen caracrerfsti· 
cas plásticas, lo que les permite retener 
mejor el agua . 

Los resultados .<nteriores represen· 
tan una contradicción, ya que por una 
parte es deseable lim1tar el porcentaJe 
de finos en la arena y por otra es con· 
ven1ente al mismo tiempo tener el ml­
mmo de sangrado posible. Aparent~ 
mente la consistencia de la mezcLI (r~ 
venimiento) tiene una influencia mis 
significativa e importante en cuanto al 
sangrado; pero dado que las mezclas 
estudiadas tuv•eron un revenimiento 
poco variable (9 a 10.5 cm), Ll influen­
cia del mismo no quedó totalmente d~ 
finida. Sin emb.lr!lo. en la figura 6 se 
muestra una relación entre el sanaraao 
y el revenimiento. Aunque ésta varió en· 

P·· 2. A.elulón en u• el con&cniGo de finos Clt ¡¡ uen¡ Y el ~nsumo ese ilu.& de miJClllft el COA· un lnterval~ muy reducido, la figu_ra ~~· 
""o. . rece sugem que seria adecuado lun1tar 

¡.; 
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~ sangrado a valorl!5 inferiore5 aiJ.S!l. 

Concretos en estado endurecido 
Las proptedade5 determinadas a los 
concretos en estado endurecido se ~ 
sentan en la tabla S. Esw propiedades 
son las reSISten da a la compresión y el 
módulo de elasticidad del concreto a 
28 días de edad. y la contracción por 
secado después de 28 dlas de curado 
en aguo a 23°C y 28 días de secado al 
aire a 23 •e y ~ de humedad relati­
va. 

En cuanto a la resistencia a la com· 
presiór •. dado que los consumos de ce­
mer.to y los revenimientos de todas las 
meLoizs fueron prácticamente constan­
tes. ios resultados alcanzados se pue­
de" comparar en forma directa; asl, en 
la f•gura 7 se puede ver que los tipos 
de grava estudtadas y los diferentes 
contenidos de ftnos en la arena no tu· 
vieron influencia en la resistencia a 1a·· 
compresión hasta para contenidos de· 
fines del 10%, en tanto que para por·: 
centa•es mayores la resistenCia a la · 
·ompresión decreció hasta una reduc· 
.ión del orden del15% para arenas con . 
19% de finos. Cabe hacer notar que el 
concreto fabncado con la arena consi· 

. derada como de referenCia siguió la· 
mts:no tendenda general observada en · 
1m ccncretos con arenas andeslticas. 

Otra forma de tomar en cuenta el 
e~ecto de los finos de la arena en la re­
sistf::1Cta a la compresión del concreto 
es z través de la efictencia del cemen­
ta. entendida ésta como la relación co­
s•Jmo de cemento/resiStencia a la com­
P• esión (ftgura 8). 

[n esta figura se puede ver que para 
contenidos de finos en las arenas me­
nores que el10%, la relación antes men­
Cionada se mantuvo const.1nte en un 
volar de 1 .Oó, en tanto que este valor 
se incrementó a 1.23 cuando los finos 
en la arena llegaron a ser del orden del 
19'; .. , lo oue equivale a tener un incre­
rr.ento del 16'11\ en el consumo de ce­
mento para igualdad de resistencias. 

En relación con el módulo de elasti­
Cidad, en la figura 9 se puede observar 
·' gran influencia que tuvo el tipo de 
~·av~ qu~ se empleó en la fabricadón 
del concreto. Se encontraron cftferen-
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ciu del orden de 1 20 000 kgl cm' en· 
tre los módulos de los concretos h~ 
dios con gravu ~eslticas y los f~ 
cados con gravu calizas, diferencia ,,~~ 
corresponde a un incn!mento del ordel': 
del m en los valores~ por es· 
tos Oltimos.. 

POI' o~n I)Ar1e, los finos de laa ~ 
nas Influyeron en el módulo de elutl­
cidad de los concretos d!! mmera sim~ 
lar a como lo hicieron !!n la resistencoa 
ala compresión. Para contenidos lllfe­
riores al 10% no exist1c variación apre­
ciable en los valores alcanzados, en tan· 
to que para cont!!nidos de finos en la 
arena del 19% la disminución en el mó­
dulo de eluticidad fue del orden del 
1~ en relación con los valores alean· 
zados en los concretos hasta con 10% 
de finos. 

Conviene sellalar que. al igual·que 
!)Ara 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 somilares a los obtenidos con la · 
arena andesltica lavada. 

En la figura 10 se presenta la relación~ 
que se manifestó entre el módulo de 
elas~cidad del concreto y la ralz CwJ· 

drada de la resistenCia a la campo~''"''' 
del mismo. Esta relación alcanzó un v>· 
lor medio aproxomado d" 9 OCXl para 1, os 
concre(Os de gravas ondesitocas y oo· 
16,500 para los de grava caliZa. Conviene 
hacer notar que aunque el tamano de 
la muestra es peque~o. la tendencia es· 
tá bien defonida y la toraliaad de los r~ 
sultados quedan locailzauos dentro de 
una dispersión de "' 2 o ce la tenden· 
cia central. 

En la contracción por secado, el ti· 
po de grava empleada en el concreto 
tuvo también una 1nfl uencia notoria; las 
contracaones de los concretos-con gra· 
va caliza fueron del orden del 60'l. de 
las alcanzadas en los concretos con las 
gravas andeslticas. As1mismo, Jos finos 
de la arena. y en PArticular los rlllOS con 
propiedades pl~sticas, inlluyl'roo Um· 
bien en forma considerable en laa con­
tracciones alcanzadas (figuru 11 y 12~ 

En los concretos con gravas andesí· 
ticas la contracción se incr<''Tienl6 des· 
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de un valor de 533 x 1~ con el U50 

! la arena con 10% de fonos no plásto­
~os. hasta un valor de 759 • 1W con 
la arena de 19% de fonos, parte de los 
cuales tuvieron propiedades plásticas. 

En los concretos con gravas calizas 
eloncremtonto de. la contracción con el 
aumento de los finos en la arena no fue 
tan signilocativo; pasó de un valor de 
332 x 10• a 448 x 10• al variar el con· 
tenido de lonas del10 al 19':1> respecti­
vamente. Son embargo, fue notorio el 
comportamoento del concreto fabrica· 
do con la arena con 7.7% de finas, par· 
te de los cuales tuvieran propiedades 
elásticas. En este caso la contracción al· 
canzada resultó ser del mismo arden 
que la obtenida can la arena can 19% 
de finos. Conviene sellalar que los lonas 
de ambas arenas presentaron propieda· 
cies plásticas somilares. · 

los concretos fabricados con las a~ 
na5 andeslticas lavadas y de referenda, 
que no tuvieron finos plásticos, presero­
taron conrraccoones similares a la alean· 
zada en el concreto con arena de 10% 
... e finos, que tampoco tuvo finos plás· 

:os. 
·,: 

En la fogura 12 se puede observar la 
onfiuencia que tuvo el contenido de fi. 
nos plásticos. determinandos•en furo­
ción de la contracción lineal de las fi· 
ro os de la a re na, en la contracción par 
sEcada del concreta. Cama se obser· 
va la contracción por secada del con· 
creta se oncrementó al aumentar la con· 
traccoón lineal de los finos de la arena, 
i"dependientemente del tipa de grava 
utilizada, aunque este oncremento fue 
mayor para los concretos con gravas 
andeslticas. 

las contracciones aqul registradas 
corresponden a las obtenidas después 
de un curado en agua de 28 dias y s..­
cado al aire a una humedad rela~va del 
50% durante otros 28 días. De acuerda 
con la literatura respectiva', la contrae­
eón alcanzada en esras condidones r..­
sulta ser del orden de la motacrde las 
contracciones últomas; por lo que si se 
extrapolaran los resultados en 1 os con· 
cretas con las arenas hasta con 10'.1\ de 
'onos no plásticos y gravas calizas, se 11..­
_..:lria a valores de- cnntraroones última.'i 
comprendidas entre 600 y 900 x 10•, 
~ongruentes c?n los valores encontra· 
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dos en l¡ literatura a q~o •· . "" 
renda. 

CONCLUSIONES Y RECOMENDA· 
ClONES 
Conclusiones 
Los resultados de los ensayes efectu • 
dos y las consideraciones hechu Sbbre 
el comportamiento de los concretos 
conducen ~ las sigu~entes conclusiones: 

1. Para mejorar las prooiedades mi" 
cánicu de los concretos que se ul•· 
liun en el D1stnto Feder~l. es ni" 
cesario emplear gravas más densas 
y con menos absorCión de lu que 
actualmente se emplean. 

2. LIS arenas andeslticas en uso resul· 
tan ser las únicas. desde el punto 
de VISta económiCO, viables p.¡ra la 
fabricación de los concretos en el 
D.F. Sin embargo. es necesario limi· 
tar la cántidad de finos y muy es· 
pecíalmente la de los finos pltstico> 
que contienen. 

3. El opo de cemento empleado en las 
mezclas puede afectar algunas de 
lu propiedades de los concretos. 
Las conclusiones a que se llega en 
este trabajo se refieren a concretos 
hechos con cemento port!and upo l. 

4. LIS gravas calizas empleadu tuv''· 
ron un comportamiento satisfactd$"~ 
no en cuanto a todas las prop•Pda· 
des mecánicas de los concroro•, ,. 
tudiados. 

5. El coeficiente voluml!tr.co dP ,., 
p.¡rticulas de grava cali1a tnrurotlo 
prácticamente i~unl a O.lO cor : 
jo a mezclas de concreto traba1a· 
bies con contenidos de mortero 
usu.!les. 

6. La proporción e" la que se coml>•· 
naron los tam•ño> de grava (35% 
de 5 a 10 mm y n>% d·· 10 a 20 mm) 
se manifesró ~ ... .A. :n Lill.! .;ranulomt.• 
tría adecua¿ p¿ .. • estos materíale•. 

7. Desde el punto de viSta de las pro· 
piedades mec.ánic s del concrt-to. 
para alcanzar lo> me¡ores resulta· 
dos se r"'!l'iere limitar los linos en 
la arena a uri má>umo de 10:W. y ade­
mas la contr~cción lineal de estos 
linos debe ser nula. 

8. Debido a que la proporción en que 
se mezclaron grave y arena se ma~ 
tuvo constante en todo el estudio, 
la cantidad de finos totales en las 
mezclas de concreto resul!ó pro-
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pordonal a la antidad de finos en 
las arenas. 

9. El nquerimiento de agua de mR­
clado 5e manifestó constante p¡ra 
porcenta¡es de finos en la arena de 
hasta 10%; para porcenta¡es mayo­
res, la demanda de agua de mez. 
ciado se incremenló has1a en un ll'l\ 
para conlenid!ll de finos del orden 
del19%. 

1 O. lnde~ndienlemente del conlenido 
de f1nos en la arena, los concretos 
con grava caliza tuvieron un peso 
volumétrico mayor a 2 250 Kg/m' 
moentras que en los concretos con 
gravas andesltJcas el peso volumé­
mco fue s1empre mferior a este va· 
lor. 

11. la cantidad de vacios en las mez· 
clas de concreto resultó indepen· 
diente del tipo' de agregado grue­
so empleado. Las mezclas fabrica· 
das con arena andesitica lavada y 
con la arena de referencia tuv1eron 
contenidos de aire cercanos al 2i\; 
pero en las mezclas fabncadas con 

· arenas con mayor contenido de f> 
nos los vaclos fueron siempre infe­
riores a esta cantidad. 

12. El sangrado que presentaron las · 
mezclas de concreto varió'im for· · 
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FiJ. 11. Jnflwtncii del eonlenldo de ()nos del& Utftl en 11 conu1cclón por iCUGo a el concre1o. 

ma inversamente proporciéinal al ·, ,..-----------------------------..., 
contenido de finos de las arenas y 
en proporción directa con el reve-
nimoento de las mezclas. Para mez· 
clas con arena de hasta 10'Ji."de f~ 
nos, seria conveniente tener sangra· 
dos máximos del 3.5%. 

13. la resostencoa ala compresión resul· 
tó ondependoente del t1po de agre­
gado grueso empleado y de los fo· 
nos de la arena. cuando el porcen· 
ta¡e de éstos fue inferior al 10'.16. Pa­
ra arenas con mayor contenido de 
finos la resístencoa decreCIÓ. 

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

..• vas andesiticas. los porcenta¡es-de. 
fonos en las arenas rnfenores al 10'.16 
no tuv1eron mfluenaa en el m6dv­
lo de elasticidad alcanzado. El va· 
lor med1o de la relación entre el 
módulo de elasticodad y la raíz cua· 
drada de la resiStenoa a la compre­
sobn resultó ser 16 500 para los con-
cretos con gravas calizas y 9 000 pa· 
ra los hechos con gravas andesitl· 
cas. 

'!STA I .. CYC, VOL. ~~. Nu-t 192JMAY0n987 
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800~ 

• Arena de referencia y anva c:.¡flz¡ 
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15. La contracción por secado de los 
concretos fabricados con grava ca· 
liza fue del orden del 60')¡ de la ob­
tenida en los concretos con gravas 
andesiticas. Los porcentajes de fo­
nos en las arenas supenores al1~ 
en especial el contenido de finos 
con propiedades plásticas. tuvieron 
una .nflucncia determinante en la 
contracción del concreto, incre­
ment.\ndose 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 relabva de 50%, en con­
cretos con porcentajes de finos en 
las arenas inferiores al10':1í, resultó 
ser de 332 x 10 .. para los concre­
tos con gravas caliZas y de 533 x 
10• para los de gravas andesfticas. 

r:ecomend1ciones 
La evaluación de los resultados de los 
ensayes conduce a plantear las siguien­
tes recomendaciones: 

Para obtener un concreto de calidad 
saustactor~a para fines t!Structurales, seo 
requ1ere selecCionar con precaución las 
caracteñsticas de los rnatenales compo­
nentes. 

En cuanto a los cementos portland 
se puede emplear cualqUiera de los ti· 
pe! u!uales(l. 11, 111 y V) con talque sea 
congruente con los fines a los que se 
destine la estructura. Con respecto al 
cemento portland·puzolana, se halla en 
curso de reviSión la norma NOM C·2 
con ob1eto de onciUir un t1po denom1· 
nado PUZ·l, el cual se debe compor· 

tu en su .desanollo de resistencY co­
mo el cemeruo porti¡nd tipo l 

Las gravas "deben proceder de tnl ro­
ca sana. preferiblemente con densidad 
superior a 2.6 y absorción no mayor al 
291.. Si las gravas se obtienen por un pro­
ceso de triturac6n conviene verificar 
que la fonna de las panículas sea tal. 
que su coeficiente volumétrico resulte 
mayor a 0.20. Se obtiene una granulo­
metria adecuada para fabricar ~ 
to con tamailo máximo de 20 mm. 
cuando las gravas de 5 a 10 mm se 
mezclan con las de 1 O a 20 mm en pro­
porción de 35 a 65%, respectivamente. 

Las arenas que se utilicen para la fa· 
bricación de los concretos pueden ser 
de naturaleza andesltica, pero se debe 
verificar que el porcentaje de los finos 
que contenga sea inferior al 10'lf. y ade­
más que estos finos no tengan propie­
dades plásocas. Una loma de medir la 
plasticidad de los finos puede ser la 
prueba de contracción lineal. la cual de­
be conducir a valores de O'lf. cuando la 
arena está exenta de finos plásticos. 

Dada la buena trabajabilidad que 
mosuaron las mezclas con revenimien· 
tos de 10 cm, se sug¡ere emplear este 
valor como máximo nominal, con una 
tolerancoa de %2.5 cm. En aso de re­
querir una mezcla más fluida se puede 
adiCionar en obra un ac': ovo fluidificante 
que permita incrementar ese reven~ 
miento. Como medida de coc~rol y 
aceptación del concreto en su estada 
fresco se recom1enda realiZar, ad1oona~ 
mente a la prueba de revenimiento, la 
determ1naoón del peso volumétrico, 
cuyo resultado penníbra distinguir SI el 
concreto se fabricó con agregados de ro-

sos o ligeros. Un valor n1ín". • .,,. 
ta característica en el concr~:t ... ..:.truc· 

·UJral puede ser de 2 250 kg¡m'. 

Tomando en cuenta el comporta 
mieruo de los concreto5 con agre¡¡¡dos 
gruesos calizos. se puede esbmar que 
el módulo de elasticidad de los mismos 
a los 28 dias tendri un valor mlrumo de 
14 500 fc y· que la contracción por se­
cado última será inferior a 900 x 10". 
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INFLUENCIA DE LAS CARACTERISTICAS DE LOS AGREGADOS EN EL 
COMPORTAMIENTO DE LAS ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

Carlos Javier Mendoza E. 

Introducción 

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

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

La contribución de la forma y textura=de} agre~ado grueso en el desarro­
llo de la resistencia a compresión del concreto no se conoce, pero posi­
blemente una textura rugosa dé como resultado una fuerza de adhesión más 
grande entre las partículas y la matriz de cemento. De igual forma, una 
superficie de contacto más grande en los agregados angulosos significa 
que se puede desarrollar una mayor fuerza adhesiva. En la tabla 1 se ha 
ce una estimación cuantitativa de la onon~ra en que la forma, 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 ~~:clado, ya que estas propiedades se pv?den e~ 
presar en forma .indirecta en función del porcentaje de huecos que quedan 
en la arena en condición suelta. La influencia de los huecos er.~~e 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 peque~o 

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 : .Jt•, a les y gravas redondeadas a los agregados tr,i 

· turados, pero puede hacerse una mezcla con características adecuadas pa­
ra ser bombeada con una con.:;inación apropiada de fracciones de agregados 
triturados. 

Si la superficie .del agregado es porosa los huecos internos pueden no es­
tar totalmente saturados aún cuando estén completamente humedecidos. Cuan 
do se aplica la presión en la línea, el aire en estos 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 1 as 
el 



bolli>eo y se libera la pres1ón,se lib~ra talli>ién el agua de los agrega­
dos; esta agua puede arrastrar materiales finos, formando un tapón cuan­
do se reinicia el bombeo. 

Influencia de la resistencia del agregado en el comportamiento del 

concreto 

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

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

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

to. 

Lo anterior implica que se deben hacer algunos ensayes previamente con 
el agregado que se pretende usar y compararlos con la respuesta de otro~ 
concretos de calidad conocida .. Si el agregado bajo ensaye conduce a una 
resistencia a compresión más baja que la del concreto de referencia, y 

''.'! 

en 'larticular 's'i numerosas partículas indirviduales de agregados aparecen 
fracturadas después ue que el especimen se ha ensayado, la resistencia de·l 
agregado es inferior a la de la mezcla de concreto a la cual se le incor 
poró, por tanto, tales agregados solo deben usarse en mezcla de ba.ia re­
sistencia. 

Un• rPsistencia inadecuada del agregado representa una limitación ya oue 
las propiedades del agreqado tiene cierta influencia en la resistencia 
del cr. .creto, aún cuando sea suficientemente resistente para- no fractu­
rarse prematuramente. Si se compara~concretos hechos con diferentes 
agregados se puede observar que la influencia del agregado en la resiste!!. 
cia oel concreto es cualitativamente la misma, independientemente del 
proporcionamiento de la mezcla y de que el concreto se ensaye en compre­
sión o tensión. Es posible que la influencia del agregado sobre la resis 

' -
tencia del concreto se deba no solamente a la resistencia mecánica d~l 

agregado sino también, y en grado considerable, a sus características de 

¡ 



absorción y adherencia. 

En general la resistencia y elasticidad del a9regado depende de su com­
posición, textura y estructura asi, una bajaresistencia se puede deber 
a una debilidad de los granos constituyentes,a que los ~ranos, no obsta~ 
te de ser suficientemente resistentes, no están bien ligados o cementados·. 

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

Por otro ladó, el agrietamiento vertical.de un especimen sujeto a compr·e 
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 oran 
parte de las propiedades del agregado'grueso: gravas lisas conducen al 
agrietamiento a esfuerzos más bajos que los requeridos con rocas tritur!· 
das, asperas y angulosas, debido probablemente a que la adherencia mee!· 
nica está influenciada por las propiedades de la superficie y, en cierta 
manera. por la forma del agregado grueso. 

las propiedades de los agregados afectan la carga de agrietamiento en 
compresión y la resistencia en flexión de la misma manera, por lo que la 
relación entre las dos cantidades es indepnc'·;ente del tipo del agregado 
usado, fig l. Por otra parte la relación entre las resistencias a fle­
xión y compresión depende del tipo de agrega(· grueso, ya que las propie 
dades del agregado, especialmente su ~e~tura superficial, afectan la re-· 
sistencia última en compresión mucho menos que la resistencia en tensión 
o la carga de agrietamiento en compresión, fig 2, ref 1. -
la influencia del tipo de agregado grueso en la resistencia del concreto 
varía en magnitud y depende de la relación agua/cemento de la mezcla. 
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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 ~ 
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 a 1 canzadas con agregados triturados o gravas redondeadas •. 

La influencia del agregado en la resistencia a flexión parece depender 
tambi€n 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 elastl. 
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 partícu.las de agregado y sus características superficiales pueden 
influir también en el valor del módulo de elasticidad del concreto y en: 

la curvatura de la relación esfuerzo-deformación. 

Es interesante hacer notar que los dos componentes del concreto, pasta de 
cemento y agregado, cuando están sujetos a esfuerzos en forma individual 
presentan una relación esfuerzo-deformación sensiblemente lineal. La r~ 
zón para el comportamiento no lineal en el material compuesto (concreto) 
se debe a la presencia 1e ;nterfases entre la pasta de cemento y el agre­
gado y al desarrollo de microagrietamiento en esas interfases. Debido 
a que las grietas se desar~ollan progresivamente en las interfases, hay 
un incremento progresivo en la intensfdad del esfuerzo local y-en la mag~ 
nitud de la deformación, por lo que la deformación se incrementa más rá­
pidamente que el esfuerzo promedio aplicado y la curva esfuerzo-deforma­
ción se hace cóncava hacia abajo con un comportamiento pseudo-plástico. 

La relación entre módulo de elasticidad y resistencia depende 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 ripidamente que la 

resistencia. Esto se muestra en la fig 3, la cual tilllbién 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 los concretos de agregados ligeros. 

Influencia de los agregados en la contracción 

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

y granulometri'a del agregado por ellos mismos no influyen en la magnitud de 

1 a contracción, pero un agregado más grande pennite 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, cano consecuencia, la primera mezcla presenta ri una contrac­
ción más pequeña. 

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

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

recordarse que los valores de contracción dado~ son solamente tfpicos para 
el secado en climas templados. 

Las propiedades elásticas de los agregados determinan el grado dP restric­

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

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

que la que penni:en los agregados ordinarios. La presencia de arcilla en 

e 1 agregado reduce su efecto res tri ct ivo en 1 a contracción, y dado que la 

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

cubrimiento de los agregados puede incrementar la contracción hasta en 70 
por ciento. 
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Dentro del intervalo de. agregados nonnales hay una variación considera­
ble en la contracción, fig 5. El agregado natural comün 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 usual~nte tienen alta absorción y este hecho debe 
servir como advertencia para investigar sus propiedades en relación con 
la contracción. 

El agregado ligero usualmente conduce a contracciones más grandes que el 
agregado de peso normal, debido principalmente a que e·, agregado, t~ 

niendo un módulo de elasticidad más bajo, presenta menos restricciones 
a la contracción potencial de la pasta de cemento. Los materiales lige­
ros que tienen una proporción importante de material más pequeño que la 
malla 200 (75 11m) -tienen una contracción aun_más grande, dado que la '~ 

finura conduce a un contenido mayor de vacíos. 

El contenido'de agua de una mezcla de concreto afecta la contracción por 
que reduce elr.volumen de los agregados que la restringe, siguiendo la -
tendencia mostrada en 1 a fi g 6, pero e 1 contenido de agua por si mismo ; .. 
se piensa que no es un factor determinante. 

Efecto del aareaado 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 ra¡, n·' -le suponer que el origen de 
la deformación diferida está en la pasta de cemento, pero los agregados 
influyen en la deformación diferida del conc.eto a través de un efecto 
de restricción, similar al que se presenta en el caso de la ~ontrac­
·ción y dependiente de algunas propiedades físicas de ·,as rocas de las cua 
les provienen. _ 

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

,. 



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

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

' 

Características de los concretos comunes en el Distrito Federal 

····,·: 



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

Co~cretos con grava y arena andesítica 

k g/~ 

concretos con grava ue basalto escoreáceo y arena andesítica 

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

concretos con grava y arena andesítica 

E = 8500r.lfi 
e 'i e • 

.. 
concretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesítica 

Ec = 11000 K kg/cm2 

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

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

G = 3300 ~f~ kg/cmZ 

estando G y f~ expresados en kg/cm2 

/t? 
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Los concretos usualmente empleados en el Distrito Federal están fabrica-
dos con gravas y arenas ~e origen .piroclástico (gravas y arenas ande-
siticas y basaltos escoreáceos) las cuales son relativamente ligeras y 
muy absorbentes. Esta si:uación ha dadO como consecuencia que las pro­
piedades de estos concretos difieran en forma sustancial de las conside­
radas como comunes. En la tabla 2 se presentan los valores alcanzados 
en un estudio realizado al respecto y se comparan con aquellos consider~ 
dos como comunes, ref 2. Como resultado de· ese estudio se a 1 canzc1ro" 
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 graveS 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 compres1on a una 
edad cualquiera con la alcanzada a los 28 días se indican a continua 
ción: 

Concretos con grava y arena andes íti cas 

fe = t f' kg7cm2 8.4 + 0.7t e 

concretos con. grava de basalto escoreáceo y arena andesitica 

fe = t f' , kgtcm2 
9. 3 + 0.67t e 
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B. La deformación unitaria correspondientes al esfuezo máximo (~ 0 ) va­
ría con el tipo de agragado grueso y con el nivel de resistencia del 
concreto. Valores representativos de este comportanoiento, corrt's­
pondientes a resistencias a compresión entre 200 y 300 kg/cnf pue­

den ser: 

Concretos con agregado andesíticos 

E
0 

= 0.004 

Concretos con agregado grueso de basalto escoreáceo y arena andesí­
tica 

~o = 0.003 

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

Zf' E e f-... = __ _.:_ __ 
e:" 

E J1 + (..f.)ZJ :: o E
0 

• kg/cn,Z 

ero la cue los valores de f~ y c
0 

características de los concretos 
se seleccionan de acuerdo con las 

10. La contracción por secardo registraúa 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 agre 
gado grueso tantiéro tuvo influencia, presentando menos contracción 
los concretos hechos con grava.de basalto escoreáceo. 

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

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

1300 X 10-6 

/1 

,. 
·' 

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

to. 71 ' x ¡o-' 
e:t ·= -~-;;-...-- 1300 

10 + t 0• 71 

co~cretos con grava de basalto escoreáceo y arena andesitica con ex 

ceso de polvos 

concretos con .grava de basalto escoreáceo y arena andesitica con PQ 
cos polvos 

t0.81 
.e:t = _1_7_+~t;;o•.a;;1- looo x 10-, 

Los valores determinados con estas expresiones habrán que af~.:tari ·:: 
por los factores de corrección para tomar en cuenta las característi 
cas del material y las condiciones del medio ambiente. 

12. La tenaencia al agrietamiento, medida como la presencia o au. ~cia 

de grietas, depende no solamente df la contracción potencial sino tam 
bién de la deformabilidad del concreto, su resistencia y el grado de 
restricción"a la deformación, lo que puede conducir al agrietamiento. 

13. Ei :oeficiente de deformación diferida resulta mayor para los concr!_ 
te~ más rígidos (mayor módulo de elasticidad), por lo que las defor­
maciones teta¡":;, i':c' ;endo ;:c:formaciones instantáneas y a largo pl! 
zo, vienen a ser del mi<mo orcen, independientemente del tipo de ag~ 
gado grueso utilizado. 

= -

14. Para un mismc tipo de agregado grueso e~ empleo de arenas con muchos 
finas, incrementa notoriamente el coeficiente de la deformación dife­
rida. 

/2 



15. El coeficiente de la deformación diferida en condicion ~stánóar pa­
ra cualquier edad (en días) se puede determinar con las si~uientes 

expresiones: 

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

vos 

t0.60 
ct " --!:..""o ~6"""o-

10 + t . 
5.65 

. concretos con grava andesítica y arena andesítica con pocos polvos 

e = t 

to.s5 
_....!:..,a~ss=- 3.12 
11 + t • 

concretos con grava de basalto escore á ceo y arena andesítica con ex ce 

. so de polvos 
.~ 

ct =· 
·to.so 

7.14 
46 • to. so 

concretos 
polvos 

con grava de basa 1 to escoreáceo y arena andes íti ca con poc~~ 

21 + t 0.66 3.88 

16. La deformación diferida afecta las deformaciones y las deflexiones y 
en ocaciones la distribución de esfuerzos; sin embargo, afecta poco 
la resistencia última de los elementos estructurales y ayuda a la ~ 
l~vaci6n de esfuerzo originados por contracciones, cambios de tempe­
ratura o movimiento de los apoyos~ _ 

Recomendaciones para los concretos estructurales futuros en el Distrito 
Federal 

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



portamiento poco favorable de algun~s estructuras de concreto durante 
los recientes sismos. 

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

En cuanto a las mezclas de concreto, se emplearán aquellas con mayor cont~ 
nido os 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 resi~ 
tencias relativas, menores deformaciones y contracciones, así como menor 
deformación diferida. 

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

En cuanto a la arena andesítica es dificil su~';ituirla por otra de mejo­
res características que se encuentre a distancias razonables de la ciudad 
de México, por lo que será necesario seguirlas .~mpleando, limitando el 
contenido de polvos d~ las mismas. U~valor límite deseable en-el conte-· 
nido de polvo podría ser 5 por ciento. 

-En cuanto a la trabajabilidad de las mezclas se deberá limitar el reveni-
miento a 10 cm y las relaciones arena/agregados totales a valores no supe­

. rieres 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 pará~ 
tres, ref 3: 

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

2260 kg/m3 

14100 ~ en kg/cm2 
900 X 10-6 

diferida última 2.4 

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

Referencias 

l. Neville, A.M. "Properties of concrete" Pitman Publ ishing L TD, London, 
1975 

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

3. C.J. Mendoza "Comportamiento a corto y largo plazo de vigas presfor­
zadas de concreto" Informe Interno, Instituto de Ingeniería, UNAM, 
1985. 
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TABLA 1. VALpRES RELATIVOS PROMEDIO DEL-EFECTO D~ LAS PROPIEDADES DE LOS 
AGREGADOS EN LA RESISTENCIA DEL CONCRETO (KAPLAN) 

Efecto ;-elati .. o de las propiedades de los 
Propiedades· del ~g~gaaos oor ciento 
concreto Fonna Textura super. Módulo de. 

fi ci a 1 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 ' .. ~­
grados en pruebas realizadas sobre tres mezclas hechas con 13 agrega~os • 

. ·. 

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

QUE SON FACTIBLES DE FABRICAR EN EL DISTRITO FEDERAL 

Basalto 
Características Comunes Andes í ti ca Escoreáceo Calizas 

Resistencia a 
1.9{fr 2.1~ tensión 2.5fi -e· 

Módu 1 o de e.la~ 
14900~ Bsoof'r 11000 ~ 140Qn-R' ticidad 

Relación de ,. 
Poisson 0.15 - 0.20 0.30 - -

·' 

Módulo de 
6500~ 33oo.Jfr rigidez - -

Deformación uni 
taria al es fuer ... 

-zo máximo 0.003 0.004 0.003 -· 
.. 

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

Coefic1ente de de 
fonnaci ón di feri:-
da última 1.30- 4.15 3.12 X 5.65 3.88 - 7.14 2.4 

¡:; 

.. 
. :; 
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·l V. ADHERENCIA Y ANCLAJE 

l.- NATURALEZA 
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l.l ORIGEN DE LA ADHERENCIA O RESISTENCIA AL DESLIZAMIENTO 

Al ADHESION DE ORIGEN QUIMICO 

Bl FRICCION ENTRE EL ACERO Y EL CONCRETO 

Cl APOYO DIRECTO DE LAS CORRUGACIONES 

Al Y Bl EN VARILLAS LISAS 

Al Bl Y Cl EN VARILLAS CORRUGADAS 
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2.- ADHERENCIA POR ANCLAJE O DESARROLLO 
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3,- ADHERENC 1 A POR FLEX I Otl 

• ' 

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

Al RESISTENCIA A TENSION DEL CONCRETO, QUE ES PRQ 
PORCIONAL A ..¡F'C, 

Bl TIPO DE CORRUGACIONES Y DIAMETRO DEL REFUER 
zo. 

Cl PDSICION DEL REFUERZO. 
SE DESARROLLA MAYOR ADHERENCIA EN VARILLAS DE -
LECHO INFERIOR QUE EN LECHO SUPERIOR, y·MEJOR­
EN BARRAS VERTICALES QUE EN HORIZONTALES. 

Dl RECUBRIMIENTO Y SEPARAC!ON DE LAS VARILLAS. 

El CONFINAMIENTO DEL CONCRETO POR ESTRIBOS CERRA 
DOS. 

Fl EN BARRAS A COMPRESJON, LA INEXISTENCIA DE GRif: 
TAS DE FLEXION, MEJORA LA ADHERENCIA. 

= -



. 5,- REVI SI ON DE LA ADHERENCIA DEL REFUERZO, 

A CAMBIO DE CALCULAR LOS ESf'UERZOS DE ADHERENCIA, · 

LOS REGLAMENTOS ESPECIFICAN UNA LONGITUD DE ANCLA 

JE O DESARROLLO MINIMA QUE DEBE PROPORCIONARSE A 

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

FUERZOS MAXIMOS EN EL ACERO. ESTA .LONGITUD DEPEN 

DE BASICAMENTE DE LAS VARIABLES INDICADAS EN EL -

PUNTO 4. 

= -
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6,- REGLAMENTO D. F. l 9 8 7 

ACERO EN TENSION: 

--:1t--M-'!?--z--- -: -

~ECCION Oé MllX/f./.0 

1 .-,y' . MO/YI~Nro 

·~----=-- - - _¡ 

·rM·,--.~:----~----~----+---~ 
t·o d 1 

L. • • . 

1 
'-

' 1 

1 

1 

1 d 1 

1 1 
1 . 1 

+:z. .Pd 
1 

1 
1 . 

1 1 
1= -
Id 1 

1 1 1 

i¿Jt/ 1 

! -¡ 

1 

A~, ..( 



6,- RE G L A M E N T O D. F. l 9 8 7 

ACERO EN TENSION: 

- ···;¡;·--· ---

~éCCION Dé M~Xtt.-:;:J 
l 

, .MOM~NTO 
"J/ 

----....::- - - _¡ 
! lt!.R l.' 

·r~=--,~:------+-----r-----+---~ 
r~D 

d . 
L. • • 

;~;¡ 

i 
:___J 
' 

1 

1 ,.. .. 
lci 
~ ¡-

; 
L 
' 

! d 1 

1 1 

1 1 

._:z. .Pd 
1 

• 1 

1 1 
¡,_ - . 
Id 1 

; 1 1 

L::.Jtl .:, 
1 1 1 

1 

1 



0/ 

-= 
7 

1 

y 
/' 

-

-· ··-·· 

-v 7 

! 
1 

¡-") 
1 1 

1 
' 1 

-

Y s ·o <::: 

l (7.92"0-pf) 

---'1" : "-""-,-,- 1 .?h'JY 1 //;j'fl 

1 . 1 p r ...:; 1 r~-:-::-:- _T ________ ..J __ ~..E~P{ 

1 p"<. p-
1 

1 
~--·-1 <l 1 

--9<---4 -_1 
1 1 



LONG lTUD BAS I CA DE DESARROLLO: 

l db • O. 06 as fy :::::., O, 006 dbfy 

Fc-

FACTORES PARA OBTENER LA LONGITUD DE DESARROLLO. C L d ) 

L d • Factor Ldb 

CONDICION DEL REFUERZO 'FACTOR 

BARRAS HORIZONTALES O INCLINADAS COLOCA 
DAS DE. MANERA QUE BAJO ELLAS SE CUELEN 
MAS DE"30 CM DE CONCRETO. 1.4 

EN CONCRETO LIGERO 

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

BARRAS TORCIDAS EN FRIO DE DIAMETRO -

1.33 

2 - 4200 
Fv 

IGUAL O MAYOR QUE 19.1 MM CN"6). , 1.2 

; ODOS LOS OTROS CASOS l. O 

Erl N IriGUtl CASO Ld SERA MENOR DE 30 CM. 

/./ 



EN PAQUETES L d SE INCREMENTA: 

L d = 1.2 Ldc/b 

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

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

L d' • !s L d 
fY 

DONDE fs • 

EN VARILLAS LISAS 

ACERO EN COMPRESION. 
~ -

L d - O. 6 Ld t:ensión 

12 
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ffECU/3/T'IM/ENTO Y :5et='..4ti"'.4CION /lé VAtf'll.l.,.q6 

' . ·-¡'----. ) ---

1 

·-··· _7;__ 

~~-
t-' 
6.__o_ n 

1 

' . . 
¡e:_, ~~ 

' 1 

-.-'-n--y -
. 1 

J 1 

1 

tL_ 

e 
í 

h ('\ r 

• r.- ~~l"i",.:¡ et.. MeNOR' Ot;' L.Oó 

~ V~L.O.I"f/!!5 Sl6t/I~Níe~ 

fJ MAX. 

f!' cm. 

eN ec.~M~/II'!b6 (ZJL/'10~ C'ON77fñ 
EL P/,//!!1.0 

_J 5 cm. SIN ,PL.AN/IU..4 
r_ L "' c,'Tl• a::w I""Z~NTILLA 

/?'!QUe~ Pe ~tlf/l'fl"i',.,~ ~ a;NO/C/ON 

~UE l$T~N EN LINA ~QVINI"( oe 1:5-
/;<fl.t!JO 

e Vl"ilflt.t.A5 eN ri"P'.4Be5 Y 
.:3 ~N COLUMN~5 ( MAX) 
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FACULTAD DE INGENIERIA U_N_A_I\II_ 
DIVISIC>N DE EDUCA.CIC>N CONTINUA 

"Tres décadas de orgullosa excelencia" 1971 - 2001 

CURSOS ABIERTOS 

DIPLOMADO EN DISEÑO DE ESTRUCTURAS 
Y CIMENTACIONES 

MODULO 111: DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
REFORZADO 

TEMA 

FLEXION 

EXPOSITOR: ING. JOSE GAYA PRADO 
PALACIO DE MINERIA 

MARZO DEL 2001 
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111.- f L E X I O N. 

1.- HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE LA RESISTENCIA. 

kl EL CONCRETO NO RESISTE ESFUERZOS DE TENSION. 

Bl L~ DISTRIBUCION DE LAS D~FORMACIONES UNITARIAS LONG! 
TUDINALES EN LA SECCION TRANSVERSAL DE UN ELEMENTO -
ES PLANA Y POR LO TANTO SE CONSIDERA QUE EXISTE ADH~ 
RENCIA PERFECTA ENTRE EL CONCRETO Y EL ACERO. 

11 
1 1 

1 1 
1 1 
1 1 
1 1 

1 \ 
11 1 \ 

1 \ 
1 \ 

1 s.... \~ 

__ ;_~e·~:·:~ .. ' 1, ~)' 
.... /~,.- ~· 

T 
•J 
.í. 

Cl LA DEF~RMACION UNITARIA DEL CONCRETO A COMPRESION -
CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA DE LA SECCION ES: 

éc1.(=- 0.003 

j. 



Di LA DJSTRJBUCJON DE ESFUERZOS EN EL CONCRllO Y EL 
ACERO CUANDO SE ALCANZA LA RESISTENCIA SE CONOCEN 

" Ce u ....---. 

fe 

f'c 

-+---~~--~-----te 
écu =O. 003 

CURVA TIPICA DEL CONCRETO 
EN·COMPRESION. 

R T. 

F-i' 1 

fs 

fy - - - ·-· - ,.-----

-r---~-~----------Es 
Ey- o.oo2. 

CURVA TIPICA DEL ACERO 
EN TENSION, 

f"e r------1 

H e 1 

. ·-·---- , -·-· j_ - a • O.SC 
a 

- _f::N.:.. - -·-·· .... - - . ·- --·---. ·-··- ----

j 
é.s ~. REAL--.fs 

~ EQUIVALENTE 
·---~S. 

= -

f*c = 0.8 f'c 

f"c = O.BS t*c si f*c ~ 250 Kg/cm2 

f"c ~ (J.OS -__f~) f*c si f*c > 250 Kg/cm2 
1250 

' 
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CARGA P 

GRAFlCA CARGA - DEFLEXION DE UN ELEMENTO 
CON UN PORCENTAJE USUAL DE ACERO DE -
REFUERZO. 

p p 

----

..--------APLASTAMIENTO 

CARGA DE 
AGRIETAMIENTO 

FLUENCIA DEL 
REFUERZO 

= -

'1 

DEFLEXION A 



CALCULO DE RESISTENCIAS A FLEX10N DE UNA SECCION RECTANGULAR 
DE CONCRETO CON DIFERENTE PROCENTAJE DE REFUERZO (R.C.D.F. -
1987)' 

ll SECCION DE CONCRETO SIMPLE 

¡;o 

25 

Al CALCULO DE MR 

ft = MR e 
I 

~ f'c = 200 

f*c • 160 

f"c = 136 

.... ft = 19.80 

~- E = 113,137 

Es • 2 X 10
6 

:r.,: 0.'1 

* e:: sooom 
,fJt ¡-4- = •. '1 m 

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

MR = 2.97 Ton -M 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

Kg/cm2 

MR-= 2.9::7 x 0.9 = 2.67 Ton-~1 (p...(DME:,._,'TO 01: t.óRIE:TAI-•tii:UTC•.~ 

é = . t¡ =_l9.ao = o.ooo1s 
E 113,137 

(¡7 = L = L = 0.0001B=0.6x lo-5 
e h/2 30 

5 



~ 

2) SECCJON SIMPLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA> 

25 r- ·-; éa" .a.aa.3 
1" "1 ¡-~...¡ 

QT J•ai:Jfi: ·r 
.L ._r..IJ. '~ 1(\ 

111 1 

L.--::J -·---... r-Ae,I'':J j_ 

. A~= U.~ el'\~ 
¡_Ee

1 

( r!GU~A 
• 

'Z 
1 

Al CALCULO DE MR .. 
\ 

SE SUPONE C•l7.oo 

a = 0.8 x 17 • 13.60 

és = d t!'cu- .!'cu = (_li 0.003) - 0.003 = 0.0067 
e 17 

és = o. o067 > G '1 9 /s. -::· .f.J{ 
0.00~ <J 

--i 1--

-¿f-.~·"'~ 
FALLA DUCTIL 

o.~o~~ 

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

T ~ Asfy = 11.60 x 4000 = 46 400 Kg.:.. C 
MR = Tz = T (d- ~) = 46,400 15.5-13.60) = 2'236,4B.O Kg-c:rn. 

2 2 

MR = 22.36 Ton-m 

MR = 22.36 x·o.9 = 20.12 Ton-n? 

Bl Cfti_CULO DE¡i (cu~evATu~.o) 

r¡i ~ éc;:u= 0.0030 = 17.65x 1o-5 rod 
. e 17 cm 

{ 



3) SECCION SIMPLEMENTE ARMADA (SOBREREFORZADA) 

Al CALCULO DE MR 

As = 30.00 cm2 SEC.C.IO'-.J 2.SX60 

SE SUPONES .e= 35.7 

a= 0.8c = 0.8 x 35.70 • 28.56 cm 

és = ( d écu - écu = 55 0.003 - 0.003 = 0.0016 < éy 
. e 35.7o 

~-úOE. 
r - '1 

~ ., ____ :·_tv, 

O.O:::J';P~ ----¡¡---

FALLA FRAGIL 

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

T = Asés E= 30 X 0, 00162 x 2 X 106 a 97 200 Kg 

NO FLUYE EL 

MR= Tz = T (d- ~) = 97,200 (55- 28.56) a 3'957,964 Kg -CTY) 
2 2 

MR = 3 9. 58 Ton- Wl 

MR = 39.58 x 0.9 = 35.62 Ton-Yr) 

= -

B) CALCULO DE ~ C ,o~vLITU.eA) 

<0 = §v= 0.003 = 8.40 X lo-5 n:Jd~m 
e 35.70 !t 



~> SECCION DOBLEMENTE ARMADA (SUBREFORZADA> 

11 
,___. 

pzn nn 
A's 

50 
A 

12z:Azza 5 
j 

.25 

DATOS: 

Aa .. 30 cm2 

As = 10' cm2 

10 

B> CALCULO DE MR 

SE SUPONE C = 29.4 

a • 0.8c .. 23.52 

E$ =e- d' Eeu • (29.4-5) 0.003 • 0.00249) fy • 0.002 
e 29.4 fl.IJ'/.E f;N CviJ.Pf'2E:!IO~ 

és = d écu - Ecu =55 0.003- 0.003 = 0.0026l)fy~~002 
i' o.ooJ 2.4:"4 · i"~v~é:!. ,:1-J ._~JSI Oo.,l 

o.oo1'49 
- - _____ E. N. FM-L.A OUC.í 11. 

O.OOllól 

C1 = abf"e = 23.52 X 25 X 136 2 ]9 968 Kg 

C2 = A'sfy = 10 x 4000 = 40000 Kg 

e = c1 + c 2 ~ 79968 + 40ooo = 119,968 Kg 

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



MR = e, (d - a) + c1 (d-d 1 ) 

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

MR 
1 2 

• 5 457,816 Kg -G~~o~ 

MR = 54.57 Ton-w. 

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

B> CALCULO DE ~ 

f =écu = 0.003 = 10.20 x 10:"'5 radJCVII\ 
e· 29.40 



• 

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

~cu=O.OOJ · 
i 

.----~-- --

- - - - - - ·- - -· -- -- '----=-----
~ 1 t~ 

és=Eyz0.002 

SECCION SUBREFORZADA As~ Asb 

SECCION SOBREFORZADA As > Asb 



r· 

t 
. ' 

1 

Asb 

7 

~· 1 .:::. ,:,-- ., ,, V......,..,_ 
~1"\1. ~--lo....o ~,- / C:..-J 

e c/111 =o. ,ooa 
r--...¡ 

~f" 
""o \J.L. 

IZZZI 

b 1 'és=-Ey 
-1 F--.4 

:r· 
~l. 

P.é 

C=T 

o. a C¿, .6 f"c = ?.6 .6 d fY 

Cb = P.6' ódfr 
o. a 6f'é 

- 1"'76 dfy 
o. a f"'c 

o.ooa = ..eL 
ey ofo.oo:; d 

o.oos : ~"'<$ d ~V 
o.a f""c.d 

P.6 = o.s+'é 
fy 

4éJOO 

-fy +6000 

e. y .,. o.ooa 

t:ii>OOO = -

fY'+G>CJOO 

r TY 

11 

.;" . e :-·- -1 

i3b 1 ,, 
-.-··· OfC. 

- Asb fr 

= As J. 

hó 

·,. 



5) SECCION BALANCEADA 

A> CALCULO DE MR 

• ll .. 4000 • 
Es 2x1o 6 

0.002 

' 

DE LA FIGURA 

.S • _...:él,___ e = a écu ---='----
écu é.cu+Gs · écu t €5 

e • 55 x 0.003 = 33.00 cm. 

0.003+0.002 

a ~ o.ec • o.e (33) • 26.40 cm 

LA FUERZA ·oE COMPRESION ES 

e .. abf"c • 26.40 x 25 x 136 • 89,760 Kc¡ 

POR EQUILIBRIO 

T = e -9 Asb fy = 89,760 

< > 
Asb = 89760 = 22.44 cm2 -··---4000 < 
MR = cz = e (d - a) 

2 = -

MR = 89760 (S S - 26. 40) 
2 

= 3'751,968 Kg -
MR a 37.52 X 0.2 = 33.77 Ton-M 

8) CALCULO DE ~ ( cuRv~ltnz.t:~.) 

" ~ .':~-" = .Q.....Q.03 • 9. ot x lo-s ..-a.d/c.M 
e 33 .·00 

IZ 

·I f} 
. ().op~-

As (~ALLA DUCTIL) 

As (FALLA FAAGIL) 

cm 
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. . 
.. 

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

ll :REFUERZO MINIMO 

1.1) MR .l: l.S Mag 

Mag " ffi 
YI'WC 

ff = l. 4 ..[i7""c 

l. 2 l SECCIONES RECTANGULARES: 

• 

Aamin • O. 7 fu bcl 

fy 

2l REFUERZO MAXIMO 

2 , 1) Asmáx { Asb 

0.75 Asb 

(NO SISMO) 

(SI SISMO) 

2.2l SECCIONES RECTANGULARE~-

Asb " _.;:4~8~0:::...0 - bd 

fy fy + 6000 

lf 



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

ll REFUERZO MINIMO 

l , l) MR ~ l. S Mag 

Mag = ffi 
YI'1AX 

ft = 1.4 Fe 

l.2J SECCIONES RECTANGULARES: 

Asrnín = O. 7 b bd 

fy 

2J REFUERZO MAXIMO 

2. l) Asrnáx 

{ 

Asb 

O. 75 Asb 

(NO SISMO) 

-::;: SISMO) 

= -

2.2J SECCIONES RECTANGULARES 

· Asb = f"c _4:,.::8.::.0 ,_0 - bd 

fy fy + 6000 



M~ 
,d-z f'"c 

0-30 

FORMULAS PARA CALCULAR LAS RESISTENCIAS EN SECCIONES DE 
-FORMA COMUN 

A> SECCIONES RECTANGULARES SUBREFORZADAS SIN ACERO DE COf1· 
PRESION. 

~-f>O-( ~e~ 1 
-. -

cT _ql . . t4e 
· L ~-------~- c~9;1: 

P.OR EQUILIBRIO: 

abf"c • Aafy 

a • Asfy • Pcify • 
b!"c f"c 

MR • c(d.- ,!) • ab!"c d(l-,!1 • ~ bf"c d(l- Pdfy· 1 
2 2d f"c 2df"c 

MR = FR [ b d2 ;f"c q (1 - 0.5qn ¡. 
(FR = O. 9) 

o.:?O - -

(). 10 

. ·-·-·-¡ .. -+---+----
o.fO o. ?0 ,;1.30 :J.tlJ.:5 a.ot o.a15 o.oeo ~f' 

/t5 

.. · 
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·-

·X~CIO!/ T Y:Wt='! Clr/ .. Yv'i'C .~::?·: ~,j;::::: 
(6:./~r.:er::.~~,¿,:;,¿. ; 

,..... . 

·---- ;¡----··-··· 

- 1 ..:, - 40.{)() CM 

A:") C4L.Ct/I.O U M¡:, 

z St.JI"ON~ e= e t. 5; Cl.t. 

a: 0.8.= ~t!J 1( e'I.!!E w 17.~ Ctff. 

e.,= -t-'e:.;..-4'_ ·~ c,O(}i; = aa::Jn 7~~ .. :-. :zol:t' 
,v,-~ . 

e,= co-ll)b'"'é: = Ct7.0QJ-tOJ!!$1(/~~ = ~;,()011...-¡,. 
u 

Cti• ;6.¡;¡,;10·1""" ~~~~-= ~6,000 AS· 
e= el/.oo4 + I!Jr,.oO() = /60,oo4 ~J. 

T= ~ fj¡ = .;c,<4a:;o: 1(,0,000 K~·:::; 

M.(".: e,( d-a .. 2¡f ¡.,. c. ( d-f J 

-{5.-) C'Át.C.:Jt.O Oe -f' (c""'-"ATVII!A 

-f = & - a.c./0'17 _ o.oooee rad 
e- iit.5e- - cm. 

• _ ::.• Tó./.: 
' • -'··~"'."lb'(~ 

,· 



Obtener las dirocnsioncs de una viga n.cta:'lgtllar y la c:uanU:a de ;,.;,;ro 

As para resistir los siguie.ntes rranr=nt.os (en c:aldicioncs de servicio) : 

Md = 7 .SO ton-m y M¡ = 5.00 ton-m. El agrietaniento por flcxi<"n date 

ser revisado CCI'I el refuerzo; suponga que la viga est.á expuesta a la 

intenperie. 

Usar f~ = 280 Kg/~2 

fy =,4200 Kg/om2 

z = 145 (exposici6n al exterior) 

CAI.CULOS Y · DIS::USICN ref~encias 

l.- El. proce:i:inti.ento de diseño canpleto para secciones rectangulares 

sinplanente a:anadas se presenta a partir de calcular un peral te m!­

nirro, usando el porcentaje máxiJrcl que se pemri.te para los mi~ros 

a flex:i~, 0.75 Pb 

Paso l. Cálculo del porcentaje máxi1ro de acero* 

6000 
---------- e 0.0283 

6000 + fy 

a 1 , n as (f~ <.280 Kg/an2J 

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

Paso 2. Ctilculo del b:l2 necesario 

Resistencia a la flexi6n necesaria: 

D= 1.4 D + 1.7 L 

l'\¡ = l. 4 ·X 7. 50 + l. 7 X 5. 0 

'"\.¡= 19.00 ton-m 

/0 

10.3.3 

10.3.3 

ec (9-1) 



-. 
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• Los valcrr·s de Pb y O. 7~ Pb .se puedan obte:ner tamhH!n dir~nc::-

te &1 la tabla 9.1 · ' 

p!y 
--J.-:-,--) 
0.85 te: 

= 0,02l 2 X 4200 ( 1 _ 0.5 X 0.0212 X 4200 ) 
0.85 X 280 

. .-
4' • 0.90 (!lexiC5n) 

2 
~ nec. 

Mu 19.00 X 100 1 000 . 3 
= ...:..·-=-- = .. 29,167 an 

0,9 X 72.38 

Paso 3. Diroenaionc::a del elem:nto 

bd2 ( hd2 
. nec. - disp. 

Sea b- 25.0 an (ancho de col\JliM.) 

d• ~ .. 34.16 cm 
~ 25 .. 

Peralte m!niiro total ; 34.16 + 6.25 = 40.4 an 

i ' 

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

25 an x 40 an. Sin errila.rgo, dehe observarse que el peralte to- . 

tal de 40 cin es un ¡xx:o menor que el requerido segGn el cri te­

río de esfuerzos admisibles. Debido a eso que las deflaxiones 

puedan ser importantes en las vigas di~efudas = el criterio -

de resistencia !iltima. 

Paso 4. Con el peralte total ele 40 en, se calcula un 

\'<llor re?Visado de p. 

C'ano ilustraci6n, se calcula el p con cuatrO 

clií'w-~tes métodos 

d~ 40 - 6.2 = 33.8 cm 

9.3.2.1 

. .,.----



.. 

(1) par f6Dtula (lr,.,t.odo C!J'.ñ.:=t.o) : 

1'\t 1 
. 19.00 X 100,000 

~ .. -..;;:.....,-- = = 73.92 Kg/an2 

4l Cl:d2 displ o. 9 e 2Sx 33. a2 > 

1 

. 0.85 fe 
p.. (1-

.f.¡ 
1-~) 

r~ 

p= o.as·x 0.28 
1 1 _ 

4.2 

2 X 73.9 
1-1----- ¡ .. o.o218 = Prrex 

0.85 X 280 

(2f Cal las curvas de resistencia caro las de la ffQ •. 9.1 

.para Fn .. 73.92 Kg/an2 (105llb/pulc;), P. 0.0214 

-
(3) Cal las tablas de resistencia ccno la tabla 9.2: 

1'\t . 19 X 100,000 
para·---=-=---= = 0.2640 

~f' bd2 0.9 X 280 X 25 X 33.82 
e 

-- 0.327 

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

( 4 ) Con aprc:od.macitn lineal : 

p (poriginal l 'Pn revisado) 

'Pn original) 

p 0.0212 X 73.92/72.38 = Q.Q217 

Paso 5. Cálculo de As necesaria 

As= 1Previsado1 (bd) disp. 

As= 0.0218 X 25 X 33.8 = 18.42 an2 

~/ 



2:- f·>:vbi& c!e la I.Vl'TCC:i& de los ~knlrJ~;, ¡.or simple f!stAtica 

·(ver la ~iguiunt:.e figura) : 

T- i:bif • A f · • 18.42 X 4.2. • 77.36 t:ca y • y 

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

.0.85 f~ b · 0.85 X 0.28 X 25 

Resistencia ele diseño a la flexiOn: 

~Mn = [•PA8~ (d- ~) J • ( 0.9 x 77.36 (33.8- 13.00/2)] 

<I>Mn • 1900.74 tal-an a. 19.01 ton-m 

caro (resistencia necesaria) ~ (resistencia disponible) , o sea que 

19.oo:. 19.01 

. , 
Sec.c.lol"l 

tran!.Y'-'I'SilJ. 

¿..__-~· 

Es. -::.o.oo3' 

ciet()("lf\aCior.r!'. . .=......:.=....;;.=·---

= -

-t­
s 
~ -+ 



3. C.llculo del refuerzo qu-: !:atig:"a·~a los rcqt~ishos de la cli,.;t.ri­

bociCn del annado a flcxiGn de la sc.."C'Ci6n l0.6.l:.iar ;,:= 145 p.u·a 

el~tos a la intemperie, 

2 
As . = 18.42 an necesar1o 

can 3 var t 9, l'.s = 19.23 an2 

z= f 8 (5.60) ~de A' 

de = (recubrimiento na--esa:t'io) + ll/2 di&-etro varilla) + 

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

(recubrimiento para var # 9 = 3. 8 + l. 27 = S. 07 en) 

(expuesta a la intanperie) 

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

= 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cm2/var. 
2 can f 5 = 0.6 fy = 0.6 x 4.2 = 2.52 ton/cm 

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

+ 
S 
o 

tñ 

+ 

+ 

éJ 

c..,;:{10.4) 

10.0 

1 . . 
... t 

·, 7.7.1 

10.6.4 
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l. C4lculo del refuerzo que 2tisfa;;a los rcquisJtcs c5e la <l111tri­

buci(n del annado a fley.i(n de la sc.:-cci6n l 0.6. U.>.1r "• 145 f\lra 

elcmmtos a la inta¡perie, 

Ae necesario • 18.42 an
2 

con 3 var f 9, As = 19.23 an2 

1 

de = (recubri.miento necesario) + Cl/2 dililretro varilla) + 

(dián'etro estribo)• 3.8 + 1.43 + 1.27 • 6.50 an 

C reclll:lr.1miento para var t 9 = 3. 8 + 1 • .27 = 5. 07 anl 

(expuesta a la intan;e.rie) 

A=< 2dcb/no. de var. 

= 2 x 6.50 x 25/3 = 108.3 cm2tvár. 

ocn f 8 • 0.6 ty ~ 0.6 x 4.2 • 2.52 tcn/cm2 

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

+ 
5 
o 

,..¡ 

+ 

+ 

lC' 

C.'C (10.4) 

10.0 

7.7.1 

10.6.4 



bdisp. ~2 x (recubrimiento) + 3 x 2.86 + 2 x 2.86= 

.. 2 x 5.07 + 14.30 = 240'4· < 25 011 (anc;:h) dispcnible) 

bien 

= 

' 

7.6.1 

7.7.1 

,, 



Se ti t.J,a- i.J:'1,Q éC"(..'Cil!:z; t~· .,¡;:S\'~'!" .::i-'11 dt.:: ·.:. · .. ·• \'; • •. '·' 1 c·t.r. ] ~tS ·: : :,-:''1." Hltlí.!S 

co-r, S~ oLsr"rva en 1¡¡ ¡;;,J,Jif.!l'lte !'i<,;l:L"r, j' ;:¡¡:pide .. :.,l~~olllU' )i.IS 

CU'tlltfas cio tacrJ[O !"NI rc.::,bt..ir •m !"I'.I•<O f.:.ctrn.i..:.,1u M11- 12~ laJ-m 

!~ • 280 ~:;/an2 . 

f y • 4200 l<g/an2 

z= 145 lcx;::osici6n al e.¡¡t;;~rior) 

! 
,ti 
• 
~ 

t b:.:~'~1-

+ ;- ----
+- -· .. e.:;:a.;:» 

A~ § 

~ n-

" ~ 
A tztb .. .. _., +-

CAI.c.'ULOS Y DisnJSTCN -- - --
l. Revisi6n caro simplanente 8.l.'ll1aL1a (acaro a tensi6n) 

Cálculo del acero de refuerzo a tensi6n que se requiere, CCil la 

ayuda de la tabla 9.2: 

Mu 124 X 100,000 

Hb bd2 • o. 9 X 280 X JO X 762 - 0.2840 

de la.tabla 9.2, w= 0.361 

Porcentaje de acero a tensi6n n!:OC'esario:' 

p= wfb/fy = 0.361 X 0.28/4.2 = 0.241 

Can:;idcrando solo refuerzo a tensi&~:-

pmáx = o. 75 pb 

de la tabla 9.1, con fb = 280 J<g/an2 (4000lb/pulg2 ) y 

fy= 4200 Kg/6n2 (60000 lb/pulg2): 

P¡¡Wc ,;, O. 0214 

cano 0.0241 > 0.0214 se necesita acr->...ro de canpresi6n 

96 -

10.3.3 



2. Oilculo del ac-.ero nc.--"'sar.io, As y A • s: 

I..a w rr~ ~se p;mnite para vigas si..71pl~~ allnadas 
' (acero de tensi{n) es: 

w~0.75 P.l.Jf~ = 0.0214 x 4.2/0.28'" 0.32l;de la tabla 

9. 2. c:c:n w= 0.321; 

"\¡/ f~ l:Q~ = o. 2602 

I.a resistencia náxbna de diseño a la flexim cano s~1emn..nte 

az:rt1ada vale: 

4>"\¡ = 0.9 (0.2602) (0.28 X 30) (762 )/100 

= 113.62 ten-ro 

y la resistencia necesaria tanada· c:c:n el refueno a catpresi6n: 

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

Sup:niendo que el acero a c:atq?resi6n fluye, f~ "' fy: 

A' 
p' = ~ = 

M' u 

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

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

NOrA: para elerentos doblemente annados, -el porcentaje de Pb céñ que 

contribuye el refuerzo de ccmpresi6n no se necesita reducir 

¡:.or el factor de O. 75 

Ver la tabla 10.3.2 de los canentarios del Reglanento 

Jl 

·.~ 

·' 



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

6 

A11 • pbQ • 0.0231 T. JO X 76 = 52.67 ar.2 

~iai!a de que se C\ITplA que el acero de c:atpr'eSUn ntf fluyt:rl'"lo: 

A5 - A8' O 85 b !' ~· > _:__Le;__ 
6UOO 

1 
6000- fy 

0.85 X 0.~5 X U.2H X 6.3 6000 
0.0231 - 0.00173 ~ ( --- ) 

4.2 X 76 bOOO - !y 

• 
, . e! fluye el acero ~e carpresidn caro se eupuso, 'bien. 

3. Se p\lede llevar a cabo uua · rwisi6n de laa corr&CC1CJ"Ies a lo¡¡ cflc:u.loa i 

seglln las et~s. de resistr.nc:ia gue se Oan en la secx:J.On lO. 3 (A) (:j) de 

los crmenta.rios del ~l..a!rento. Cuando el a.t~~Ddo a ~asi(n fluye: 

= (0.9 { (48.79 X 4.2) (76- 28270 ) + J.94 X 4.2 ("/6- b.J)~,/ .. ·:: 

~ l24.0H ton-m ••••••• ~ 

(A -A')~ 
dcnaea= 5 s~ = 

48.79 X 4.2 
----~-- = <18. 70 = -

O.tjS f' .b e O.HS·x U.2tj x 3U 

4. D~stribu::i6n del- acero para satisfacer el criterio de agrietamiento 

(por flexi6n) de la t".ecci6n 10.6 para elerrentos colorados a la intem 

perie. 

Refuerzo a tensil5n: 

sean 8 var. 1 9 IA8 = 51.28 an2. = !>2.67 an21 

12t m~s qu-e lo necesario bl.en) 



licero a car~r".si~: 

ZGan 2 var. j :; (A' = J.96 an2 ;. 3.94 an2, bien) 
S 

~~ (Ctn) + fA 

:l 
- ... 4-cJ 
~ -= :.. ":f-_ -t-fA 

~- • 
+ ·-r--

+- b .. ~ -+ 

... 

de"' (recubrimiento) + lf "\~git. + ~estril:o . 

~ 3.81 + 1.43 + 1.27 = 6.50 cm 

(recubrimiento oa:ra va:r.. t 9 = ~.81 + 1.27 • 5.08 an) 
• 

(expuesta a la intemt=erl.e) 

A~ 18.36 x 30/8 = 68.85 am2tvarilla 

can f
8 

= 0.6 fy = 2.52 tonlcm2 

z= 2.52 x 5.60 ~6.:' :x.. fi8.!l5' = 108 < 145 -~ 

5. PeVi.siCn del ancho de viga =-

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

= 2 x 5.08 + 11-.44 + 8.58 = 30 cm ---bien 

•'• 

ec:(l0.4) 

7.7.1 

10.0 

10.6.4 

··~ 
>!-' · .. 
·' 



6, .... . . -. ~ ... - .. .. ~ ... 

!·:op. máx ~ 16 x 1.!;!.1 • 25.4 cm 

48 x 1.27 = 60.9 cm 7.10.5.2 

(ll!rr•nsl en nv.-.:·,.;r de 1 a v1aa • 30 cm 

• . . =E t 4 ~ :.!5 cm 

Resistencia a la ccrnprasiOn del p¡~tin: .. 

• 0.115 x 0.211 175-25) 6.5 = '/7.JS ten 

: A
11

f ncc::esario caJ que 1."01tril)uye el pat!n: 

cf 77.35 -2 -= =18.42cm 
fy 4.2 

Ca~tribu::iOn, a la resistencia, dl!1 pat!n: 

~Mnf a ~ [As! ry Ca- O.S hrll 

• 0.9 [ 111.42 X 4.2 (49- 0.5 X 6,5))/100 • 31.115 t~ 

Mr:::n-ento que aebe temar el alma de la viga: 

4>M =M -ti> M f = 55.0- 31.85 = 23.15 taM1I uw u n 

3. Ccn la ayuaa de la tabla 9.2 se calcula el área cte acero Asw necesario 

para absorver 2J.l~ t-m 

para Itw 
<Pf' bd2 

e 

23.15 x lOO 
=- - = 0.153 2 = -

0.9 X 0.28 X 25 X 49 

e1c la tabla !1.2, w= 0.167 

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



.. 

AS'o/ = _0_·
11
_
5
__.:fc::"-.

1 

___,:b.J'w::....::_ .. 0.85 ~ 0.28 X _?S X 'J. 7 = l3, 74 c:m2 

7 . 4.2 

wtc' h d AS'o/ ,. yr = 0.167 X 0.211 X 25 X 49 ,. 13 .&4 c:m2 

f 4.2 .y 

. ' 

= 

.··., 



Calcular el llilll!ldo a t..~s1111 da l... "la set:d 61 "r• c¡¡ue üobe resistir 

1.1'1 rraronto ya afoctado por el factor de c.srqa de Mu • SS tal-m. 

·t' • 28 u I<'J/ar? e 
~---··-- lSCIYI -·---i-

-r-.r-r r-r-"7""1 + 
2 fy .. 4200 l<g/an 

zcz 145 (expuesta a la intaJile,tie) ·+ 

R~a 
V/liZA- ------

.¡... ~~Otm + 

CI'.1Ct.li.aS Y DIS::US~ 

1. Con la a~ de la taDla !1. 2 se CleteJ:mina la C%0tundi&d ~ blogue 

cquiv.:slente de estuerzos, .:s, caro secc10n :rec:t!lngular 

para 
55 X lOO -------,= 0.121 

0.9 X U.2B X 75 X 4~ 

óe ta.ol.:s ~ .'2. W'" pf¡f~ • o .13:.! 

"a•· = 1.19 ..O =-

= l.lB X 0.13:.! X 4~ = 7.63 > b.5 cm 

cano el valor de "a" necesario, cano si fuera secc16n rectangu­
lar, .es mayor que el espesor óel pat!n, entonces el diseño debe 

hacerse cano secci6n "T". 

2. ~l~td o del al:Jtl!ldo neces.u-1.o ·Asf y oe la resistencia ~ ~f cm que 

contribuye el p¡stin de la viga. 

9.3.2.1 



4. /,s!, el r•!fur:rzo total nec~s4rio para te::nur ~l 

es 

As= Asf + A5 W = 18.42 + 13.74 a 32.16 cm 2 
.-

:)!J ·~c:· .. -n. 

5. Rr:visi6n del porcentaje máximo permitido segGn la sccci6n 

10.3.3 •. Ver la fig. 10:3.2 (e) y tabla 10.3.2 de los co 

mentarios del Reglamonto: 

(2) para secciones "T" simplemente armadas: 

Prnáx .. 0.75 

· Pf = O. 85 
f' e 
fy 

= 0.85 0 • 28 (75- 25) 6.5/(25 X 49) '"0.0150 4:2 

0e la tabla 9.1, jb = 0.0285 

Pmáx = 0.75 1 ~ (0.0285 + 0.015)] .• 0.0109 

As máx e 0.0109 X 75 x 49 a 40.06 cm2 > 32.1~ 

6. Selecci6n del armado tal que satisfaga el criterio de con­

trol de agrietamiento para exposic16n a la intemperie 
( z = 145 ) 

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

= 33.40 crn2 ) 

= -

--1- ~e:. 
-- ·-1-

2.~ .¡. ~-~" 

--4-de: \tCU.b""l'll.lttlto 4- '/2. ob 
+ 

1 o .. , 
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de = 5.08 + 1.43 = 6.50 cm 

área efectiva de tensi6n del concreto: 

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

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

z = fs(5.6) = 0.6 X 4.2 X 5.6 ~~.5 X 89.7 

= 118 < 145 bien 

7. Revisi6n del ancho del alma necesario 

* + d -;. 
bw necesario= 2 (recubrimiento) + 2dbl + 2dbl b2· 

= 2 X 5.08 + 4 X 2.86 + 2.22 

= 23.8 cm < 25 cm bien 

*La distancia libre entre dos varillas debe ser mayor 

que .db 6 2.5 cm 
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TAI!LE 9-Z. l'an.ont Strcngth " lof f•~ or " ¡r•tJJ of III'Ct~n;u14r 
u e .n e 

S.Ct Ion~ :.i th Tt·n~ Ion Re irorcrco -,..,t CKo1y<' 

-- -·· ···-··--- -···-· ·--. ·•··· ··-·· ..... - .. ...... 
w .000 .OCil .002 .QO) .C.04 .005 .~ ,()07 .009 .• 009 

- ·-
0.0 o .0010 .0020 .00'30 .0040 .00!10 .0060 .0070 .0000 .0C'90 
0.01 .0099 .0109 .0119 .0129 .0139 .0149 .01S9 ,0168 .0178 ,0188 
0.02 .0197 .0207 .0217 .on6 .0236 .0246 .01~6 .0266 .Ol75 .o zas 
0.03 .0295 .0304 .0314 .0324 ,0333 .0343 .03~ .0361 .0372 ,0?.81 
0.04 .0391 .Ot.OO .0410 .0420 .r~29 .0438 .0~4S .0457 .0467 .0476 
0.05 , .04115 .0495 .0504 .0513 .0523 .U5ZZ .C5~1 .0551 .C~60 .0569 
o.~ .0579 .0~!18 .0597 .~07 .0616 ,C(~ .N:o34 .OM3 .~53 ,Oú62 
0.0) .Có7l .C680 . 01>89 .0699 ,07~ .0717 .c.:zs .c;3~ .0744 ,0753 
0.08 .0762 .0111 .o1ao .0789 .0798 • ().>()1 .0616 .0!125 .Ga34 -~3 
0.09 .0652 • ("36 1 .'X! lO .0979 .onae-.: .0097 .C906 .~15 .0923 .11932 
o. 10 '.09~1 .0950 .0959 .0967 .0976 .0'185 .0994 ,1002 • 1011 • 1020 
0.11 .1029 • 1037 .1046 • 1055 .1~3 • 1072 ,1061 • ICS9 .1098 • 1106 
o. 12 . 1115 . 1124 -1133 • 1141 • 1149 .11S8 .• 116~ ,1175 .1183 • 1192 
o. 13 • 1200 .1209 • 1217 .1226 • 1234 • 1243 • 1~5 1 .12~9 .1268 • 1276 
o. 14 .1~ • 1293 . 1301 .1309 .llllB .• 1326 • 1:134 • 1342 .1351 • 1359 
o. 15 • 1367 . 1375 .1384 .1a;2 .1400 • 1400 .1416 .1425 • 1433 .1441. 
o. 16 • 1449 •• 1457 .1465 • 1473 • 1481 • 14!39 • 1497 • 1506 • 1514 • 1522 
o. 17 • 1529 • 1537 .1545 • 1553 • 1561- •• 1569 • 1577 • 1585 • 1593 • 1601 . 
o. 18 • 1609 .1617 .1624 • 1632 . 1640 .• 1648 • 1656 .1664 • 1671 • 1679 " 
o. 19 . • 168) • 1695 .1103 .1110 .1718 .1726 .1733 • 1141 • 1749 .1756 
0.20 • 1764 • 1112 .1779 .1787 • 1794 .• 1802 • 1810 • 1017 . .. 1825 • 1032 
0.21 ;1040 .1847 .1855 • 1e62 • 1870 • 1817 • !!lBS • 11192 • 1900 .1907 
0.22 • 1914 .1922 • 1929 • 1937 .1944 . 1?51 • 1959 • 1966 .1973 • 1981 
0.23 • 1988 .1995 .2002 .2010 .2017 .2024 .2031 .2039 .2046 .2053 
0.24 .20ó0 .206 7 .2075 .2092 .2089 .2056 .2103 .21 lO .2!17 .2124 
0.25 .2131 .21'>8 .2145 .2152 .2159 .2166 .2173 .2180 .2187 • 2194 
0.26. .2201 .22al .2215 .2222 .2229 .2236 .22~3 .2249 ,2256 .2263 
0.27 . .2270 .2211 .2284 .2290 .2297 .2'304 .2311 .2317 .2324 • 2331 
0.28 .2337 .2344 .2351 .2357 .23U .2371 .2377. .238A .2391 .2397 
0.29 .2404 .2410 .• 2411 .2423 .2430 .2<37 .2443 .2450 .2456 .2463 
0.'30 .2469 .2475 .2t.S2 .2'811 .2m .2501 .25oa .. 2514 .2520 .2527 
0.31 .2533 .2539 .2546 .2552 .i!SSS .2~65 .2571 .2~77 ,2583 .2590 
0.32 .2596 .2602 .2608 .2614 .2~21 .2627 .?L33 .2G39 • 2645 .2651 
0.33 .265) .2664 .2610 .26)6 .2(,82 .2688 .2694 .2700 .270ó .2712 
0.34 .2718 .2724 .2730 .2736 .2742 .2748 .2754 .2760 .2766 .2771 
·0.35 .2171 .2783 .2789 .2195 .2001 .2007 .?912 .2018 .2824 .2830 
0.36 .2835 .2841 .2847 .zas3 .zesa .2864 .2810 .28)5 .2881 .2887 
0.37 .2892 .2998 .2904 .2909 .2915 .2920 .2926 ,2931 .2937 .2943 
0.38 .2948 .2954 .2959 .29€5 .2970 .2975 .2981 .2986 .2992 .2997 
0.39 .3003 .3006 .3013 .3019 .3024 .3029 .3035 .3040 .3045 .3051 

2 2 
"11 /f'bd "A f (d-.a/Z)f'bd • w(l-0.59<.>), where w • pf lf' 

nc sy e yc 
anda =A f /0.85f'b. s y e 

De~ign: Using f•ctc:·ed r..:rrent ft enter ti5le wlt~ 11 /~f'bJ; rlnd "'aníS 
u u e 

COT?Ute steel percentage p fi'CJII p e L>f'/f', 
e Y 

Inv~stigation: -Enter table with w fran w e pf lf'; find value of H lf'J y e . n e 
and solve for nominal momcnt strength, " • 

n 
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Ejemplo: 

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

nes para soportar la trabe. 

La mo!nsula se encuentra en una columna de 35 cm. Debido al efec.:to 

de contracci6n y flujo pl~stico restringidos se crea una fuerza­

de 9 ton. en el apoyo soldado. 

TRABE 

f'c 350 kg/cm 2 (peso -
fy = 4200 • 

ll DE APOYO 
DE 1/2° Cargas 

ME N SULA C.M.= 10.9 ton. 

COLUMNA C.V.= 17 .o ton. 

T .. 9.1 ton • 

nor1n 

C~lculo y Discusi6n Referencia ce·! 
Reglamento 

1.- Dimensi6n del apoyo basado en la 
resistencia al aplastamiento de-
concreto de acuerdo a la secci6n 
10.15. 

El ancho del apoyo = 35 -cm. 

Vu ~la [2.~=m~&. 
__ N_uc__ lt. 318" 

\ # 8 
~·-

6.0 
l. 



Ct.l culus y disc.:usH~n. 

Vu • 1.4 (10.9)+1. 7(17 •. 0)•44.2 tona. 

Vu S f Pnb • f(O.BS !'e A,) 

44200 .. 0.70 (0.85) (350) A,.'" 208,3 A, 

k, = 4~200/208.3 • 212.2 cm2 

Longitud de apoyo = 212.2/35 • 6 cm, 

y~ar un a~oyo de 6 X 35 cm, 

Nuc • 1~7 (9.1)al5.5 ton.(como carga viva) 

2. Determineci6n de "a" con 2.54 cm. de -

holgura al final de la trabe. Consideren 

do la reacc16n a un tercio de la placa--

•le apoyo, 

a = 2/3 (6.0)+2.54•6.54 cm, 

~ear un a = 7 cm. 

3. Determinac~6n del peralte de la m~ns5 

la bas~ndose en rl disefio al limite por-
= -

resistencia al cortante Vn. 

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

Vu s '1' Vn • 'f (56 bw¡:l) 

Se requiere un peralte: 

"d" .. 44200/0.85 (56) (35) 

Rofercnch del 
Reg1i.lm .. nt.o 

10.5 

9.3.2.4 

11.9.3.4 

11.9.3.2.1 



o o 

C~lculo y discusi6n. 

d = 26.5 cm. 

Suponiendo varillast8más la tolerancia 

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

Usar h • 30 cm. 

Para el diseño d=30=2.S0•27.50 cm. 

a/d = 0.26. 

4. Determinaci6n del refuerzo por corta~ 

te-fricci6n Auf. 

Auf = V u = 44200 _ __;~=--- = 8. 8 ·cm. 
.., fy"" 0.85(4200) (1.4) 

S. Determinaci6n del refuerzo por momen~ 

to Af. 

Mu=Vua + Nuc :(h-d) 

=44200(6.54)+l5500(30-27.S0)=327,820Kg.cm 

<=3. 28 Ton. m. 

Utilizando un método ordinario de flexi6n 

para el c~lculo de Af o usando conservad~ 

ramente jd " 0.9 d. 

Af , ------::3;.::2'-'7-=8..:2..::;0 ___ _ = 3. 73. c:m2 
0.85(4260) (0.9) (27.50) 

Nota: Para todos los cálculos se ha util1 

zado '(<=0.85 

Refer.~ncia r.el 
Regl.;mrmto 

11..7.4.1 

11.7.4.3 

11.9.3.3 

11.9.3.1 



C~lculos y discusi6n. 

6. Dctarminaci6n del refuerzo por tensiOn 

directa. 

An 

An • ~ • 155.9L .. 4. 34 ·c:m2 

~fy 0.85(4200) 

7, DeterminaciOn del refuerzo por tenai6n 

primaria. 

As 

(2/3) Auf • (2/3) 8.8 .. 5.9 cm2 

A!~ 3.71 cm2 ~ (2/3) Auf 

·Aa•(2/3)Au! T An=S.9+4.34=10.24 cm2 

Refcr<!lli:i a uc-l 
Jlo!]l•llhcnto 

11.9.3.4 

11.9.3.5 

usar 2 1 B 11.9.5 

Verificaci6n del refuerzo minimo As -

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

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

8. Determinaci6n del refuerzo por cor--

tante Ah = -

Ah=0.5(As-An)=0.5(10-24-A.34) • 2.95 crn2 

U5ar 3 Estribos f 3 (Ahm4.26 cm2) 

Distribuir los estribos en 2/3 d adyacen 

te:;; a As. 

fl 

'1.9.4 

\ ·•. 
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Ejemplo de muros. 

Un muro de carga soporta un sistE'rna de piso a base de vigas "T" pr.10_ 

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

Y estan apoyad_as por completo en el muro. La altura del .Muro es dc-

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

en la figur~. 

TRABE "r" 

1 
1 

Datos de Diseño 

Reacciones: 
MURO 

Pe M = 12.7 ton. ~ 
!'--Pcv = 6.4 ton. 

f'c = 280 kg/cm2 

fy = 4200 Ítg/cm 2 

Cálculo y discusi6n 

El ,.,rocedimiento general de diseño es de sup.2_ 
= -

ner un espesor del muro h, después comprobar­

lo con las condiciones de carga. 

l. Selecciones del espesor h 

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

> 4.6/25 = 0.18 m. 

Se probará con h = 19 cm. 

Referencia del 
ReglamentO' 

14.5.3.1 

. ,. 



Cálculo y Discusión 

2. Cálculo de la carga factorizada 

Pu = l. 4D+l. 7L 

= 1.4(12.7)+1.7(6.4)=28.7 ton. 

3. Checar la resistencia ~or apla~tamiento 

del concreto. 

Supondremos un valor de ancho dei alma-

igual a 17.8 m. 

Area cargada= A, = 17.8(19)=338.2 
2 cm 

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

= S6344 Kg. = S6.3 ton. 

28.7 < S6.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

4. Cálcul~ de la resistencia del muro 

La longitud horizontal efectiva dei muro-

por viga "T" está controlada por el ancno 

de apoyo del alma de la viga más 4 veces-

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

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

93.8 cm. por lo tanto no rige en este caso 

o/Pnw = O.SS 'ff'c Ag [1- (~;~) 2 ] 
O.Sx460zl = O ._s S (O • 7 O) ( 2 8 O) ( 9 3 . 8) ( 19) [ 1- ( 3 2 (1 9 ¡ l 

= 121.740 Kg = 121.7 ton. 

Pu<'t'Pnw 

28.7 < 121.7 por lo tanto el espesor del muro 

h=l9 cm. es suficiente para sopeE 

tar un posible efecto de excentri 
:/ ~/ 

R~fc;c.-:¡:­

~cgJ ,.,_;:,er: "--

E e. ( 9-1 ) 

14.2.4 

Ec. (14-1) 



C~lculo y Discusi6n 

2. calculo de 1• carqa factorizada 

Pu • l. 4D+l, 7t 

• 1.4(12.7)+1,7(6.4)•28.7 ton. 

3. Checar la resistenci~ por aplastamiento 

del concreto. 

Supondremos un valor de ancho del alma-

igual a 17.8 m. 
. 2 

Area cargada= A, • 17.8(19)•338.2 cm 

'1' (0,85 f'cA,) • 0.70(0.85) (280) (338.2) 

• 56344 Rq, • 56,3 ton, 

28.7 < 56.3 (resistencia al aplastamiento 

correcto) 

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

por viga "T" est! controlada por el ancl'io 

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

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

La distancia entre "T" es mayor que los -

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

'fPnw = 0. 55 'ff' e Ag ( 1- (~~~~ ~f 
= 55(0 0.8x460 Z] o. . 70) (280) (93.8) (19) (1- (32 (19) ) 

= 121.740 Kg = 121.7 ton. 

Pu<'t'Pnw 

'8.7 e 121.7 por lo tanto el espesor del muro 

h=l9 cm. es suficiente para sopo~ 

tar un posible efecto de·Qxcentri 

·Rcdcrr~:>cja· clt'l 
RcglMne:nto 

Ec. C 9-1) · 

14.2.4 

Ec. (14-1) 



Cálculo y Oi~cuziOn 

cidad de carga. 

5. Sclecci6n de refuer~o 

Proporcionando refuerzo en una sola cara 

Acero horizontal As~0.0020xl9xl00=3.8 cm2/m. 

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

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

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

horizontal As - usar f 4 ~ 30 cm. 

vertical As - usa~ t 4 ~· 45 cm. 

i~·•fl~J·L•nClll ~:t•, 

14.3.3 

14.3. 2 

7.6.5 



Dnterminar el espc~or de la losa de la zapata que se muestra en la 

fjgura: 

o 
o ., 

f'c • 210 kg/cm 1 

Pu • 435 ton. 

qs = 27.9 t.on/m1 

400 

,---- -, 
1 + ·~·" 1 .• o 
T • 1 1") 

b0 Paro ocel6n en 
doa dfreccioriea 

h--
bw Para acciOII dt 

--~d-----~·,~----

Cálculo y Diseño 

Determinar el peralte para resistir el 

cortante sin refuerzo. Debe investigarse 

la acción de viga y la acci6n en dos di­

recciones. Supondremos un espesor total-

de 84 cm. d = 70 cm. 
= 

l. Acción de trabe 

Vu ~ 'fVn 

Vu :S 'i' (0. 53 ,!f'C bwd 

V:; ·~ 27 9 (4 O) . . (1.80-0.35) = 162 ton 

bw = 4.0 rn. 

vu s o.as !0.53) /210 (400) (70) = 345 ton 

Referencia del 
reglamento 

ll.ll 

11.11.1.1 

Ec(ll-1) 

Ec. Cll-3) 



C~lculo y DisctJsi6n 

16.2 < 345 ton 

2. Acci6n en las dos direcciones 

Vu :S'l'Vn 

Vu H(0.27) (2H/8C) fTTC bod 
• 

pero Ve no será mayor que l.l {f'c bod 

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

bo=2('l:50)+2(l.O) =5m. 

ac = 75/30 .. 2.5 

vu :S o.85 (0.271 (2+4/2.5} 1210 ¡soo} 11or 

405 :5 419 ton. 

Ve :5 1.1 /210 (500) (70) = 558000 Kg 

Por lo tanto el peralte de 70 cm. es adecuado 

para resistir el cortante. 

= 

J "'Jl amento 

1 1 . 1 1 . 1 • 2 

E e ( 11. 1) 

Ec (11.36) 
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F'l~ura 3.3. Dislributión del cs(uerr.o de compralón en la zona comprimida de una 'Ccdon 
de concr c1o n-c:¡an¡uh1r. (o) Dlslrlhuclon rell. (b) DISlrlbudón reccan.autar equivalenu. 

a compresión en la sección de momento mAximo mediante los parAmetros 
k1,k2 ,y k1 •. como ae muestra en la figura 3.3a. Para una sección rectan· 
¡ular de ancho b y perahe efectivo d, la fuerza total de compresión en el 
concreto se expre¡¡¡ como k1k1J;bc yelbrazointernodepalancaet d- kzc, 
en que e es la prorunclldad del eJe neutro. Se ha lnvestl¡ado mucho 
para determinar la ma¡¡nltud de estos parAmetros para el concreto no con· 
finado. El trabajo mAs notable ha consfsrldo en pruebfts a corro plazo 
realizadu por Hognestad y otros en la Asociación de Cemento Portland 
CPCA )1·' y por ROsch. 1 ·1 Los especimenes utilizados en las pruebas de la PCA 
fueron semejantes a Jos que aparecen en la fi¡ura 3.4. La realón de prueba 
del espécimen se car¡ó excéntricamente aumentando los dos empujes P, y 
P 2 • Se variaron indepcndlenremenre los empujes P1 y P 2 de manera que se 
manruviera el eje neutro (es decir, la fibra con deformación cero) en la 
cara inferior del espécimen en toda la prueba; en consecuencia, se simuló 
la di> Ir ibución de esfuerzo en la zona a compresión de un miembro con 

1 plg • 25.4 mm 
b .. 5 plg 

.___..1 'i_..~E__.__i · -1~!__.1 
"ealibradOI'H SR~ de 1 p1g 

J1zura 3.4. E(péc:imcn de pruct. de la AsoCiación de Cemento Portland • .1.) 

.-
·": 

nc,lón. lau~l 
calculwr cUre• 
curva c\fuer. 
dcrermin~tron 

de cilindroa e 
curva~ esfuer. 
emharMO, par: 
zado en la¡ n 
ferior a la res 
la derormacló 
bajo la resillc 
que •e cnconl 
creto con aafl 
cilindro. Estas 
centrados en c. 

__ ,\ 

lb/ 

~-

l..as conclusi· 
fuerzo • deform 
similitud con la 
-se han cuesrio· 
ter l.• realizaron 
a la conclusión . 
ocurre a un csfL 
para las muestn 
mación puede nc 
produce una me 
presión. Tambi~; 
mación d•·mora 
comp¡ csión. 
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Flaura 3.5. Propiccbdes de la distribución de esfuerzos de compresión en el conr:rcto en la 
resistencia a nexión de una sección recun¡ular; comparación de los pari.me&ros del ACI con 
)os resultados dt prucbaJ . .a., 

3.2 BLOQUE DE ESFUERZOS RECTANGULAR 
EQUIVALENTE 

Cierto número de investigadores (v. gr. Whitner·•) han sugerido reem­
plazar el perfil actual del bloque de esfuerzo de concreto a compresión por 
un rectángulo equivalente, como medida de simplificación. Para oblcner 
la resis1encia a flexión, sólo se necesi1a conocer la magnitud (k t k,) y la 
posición (k,J de la fuerza de_ compresión del concreto. El bloque de esfuer­
zo reclangular equivalente logra esto y facilita considerablemente Jos cál­
culos. La práctica norteamericana representada por el código 3 •6 ACI, ha 
>ido reemplazar el bloque aotual <k esfuerzos por un rectángulo equivalen­
te (fig. 3.3b). El re.lángulo tiene un esfuerzo medio de O.Ms¡; y una 
profundidad a, en que u¡'c ~ p, = 0.85 paraJ; " 4000lb/plg'(I7.6N/mm2

); 

se reduce a P, ·continuamente en 0.05 por cada 1000 lb/plg' 
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(6.89' Nlmm 1
) de ruisteru:ia excedente de 4000 lb/pi¡' (27.6 

N/mm'). La redue~:lón de /3 1 para el concreto de alta resistencia ae debe 
principalmente al perfil menos favorable de la curva esfuerzo • defor· 
madon en ese tipo de concreto (véanse las rl¡s. 2.1 yl.2). . 

Para que las fuerzas resultantes de compresión de los bloques real y 
equivalente de e5fuerzos de la fiaura 3.3 ten¡an la misma ma¡¡nitlld yllnea 
de acción, los valores de los param~tros deben ser 

y 

IJ e- k,k.J;Ix: = o.ss¡;ba :. lc 1k, .. o.as -- o.ssp. p.11 
e 

IJ 
k, = o.s -- a.sp, e (3.2) 

Los valores de k 1k1 '1 k1 obtenidos de las ecuaciones 3.1 'J 3.2 con los 
valores recomendados del ACI para /3 1 se comparan con los valores reales 
encontrados en las pruebas sobre muestru no confinadas por la PCA1·' y 
Rüsch u en la figura 3.$. Esta comparación proviene de una publicación 
debida a Mattock, Kriz y Ho¡nestad. "'Se ve que los valore5 recomen­
dados para la& propiedades del bloque rcctan¡¡ular de eafucrzos roncuer­
dan· bast3nte bien ron los valores c~perimentales. La dispersión de los 
res~Ítados experimentales Indica claramente que no se Justifica utilizar· 
valoro• más complicados para los par~metros del bloque rcctan¡¡ular de es· 
ruerzos. Además, hay muy pocos resultadas eKperimentalu en la tl¡ura 
3.3 para mlst~ncias del cilindro superiores a 8000 lb/pls'(!5.2 Nlmm'¡. 
Sin embargo, de la tendencia de los resultados en la n¡ura es claro que los 
parámetros del bloque de csrucrzo• del ACI son conservadores para resis· 
tem·ios de cilindro superiores a &000 lb/pis'· En efecto, podrla considerar­
se que los parlimetro> dtl ACI son sumamente conservadores a elevadas 
resistencias del concreto. 
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Walls 

UPDATE FOR THE '95 CODE 

The code change affecting the design ot"walls is due to the revisions in the slendemess provisions of 10.1 O to 
1 0.13. Scction 14.4 makes reference to these revised sections. 

GENERAL CONSIDERATIONS 

Section 14.2.2 allows the designer two options in designing walls: (1) walls may be designed as compression 
members using the strength design provisions for flexure and axialloads of Chapter lO (Fig. 23-1 (a)) or (2) they 
may be designed by the Empirical Design Method of 14.5 (Fig. 23-l (b)). The provisions of 14.2 and 14.3 apply · · 
to walls dcsigncd by either method. No minimum wall thicknesses are prcscribcd for walls designed as com­
pression members ('14.4). 
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(a) Section 14.4 

h! : 
sr:¡ 

1 1 

i 1 

1 
1 

• 1 
1 1 

1 : 
i 1 

h 

(b) Section 14.5 

Figure 23-1 Design of Walls by ACI Code 

Note that the Empirical Design Method applies to load bearing walls, and only to walls of sol id rectangular 
cros·s-section. Minimum thicknesses are prescribed for walls designed by this method (14.5.3): Load bearing 
walls of nonrectangular cross-section, such.as ribbed wall panels, must be designed by the provisions in 14.4. 
Cantilever retaining.~alls are designed by the flexura! design provisions of Chapter 1 O (see 14.1.2). 



Shear forces must be considered in the design of walls. Section 14.2.3 requires the design for shear to be in 
accorcl:mcc with 11.1 O. thc spccial shcar provisions for walls. Thc rcquirccl shear rcinforcconcnl onay cxcccd thc 
minimum wall rcinforcemcul givCJ) i11 14.3. 

The pfCIYisions of 15.8 specifically addrcss force transfer between a wall and footing, with 15.8.2.2 requiring a 
minimum amount of rcinforccmcnt, not lcss thatt-Jhc·minimuon vertical reinforccment givcn in 14.3.2, to be 
proviclcd across thc interface bctween a wall and·it supportirig footing. 

14.4 WALLS DESIGNE O AS COMPRESSION MEMBERS 

\Vhere wall geometry and loading conditions do not satisfy the limitations of 14.5 (usually where lateralloads 
are prcscnt). walls must he dcsi¡!ncd as comprcssion membcrs by thc strength dcsign provisions in Chaptcr 1 O 
for ncxurc am.l axialloads. Mínimum rcinfon:cmcnt rcquircmcuts of J4.3 apply to walls Ucsigned by strcngth 
design provisions of Chapter 10. The vertical wall reinforcement need no! be enclosed by lateral ties (as for 
colnmns) if thc conditions of 14.3.6 are satisfied. All othcr code provisions for compression members apply to 
walls designed by Chapter 1 O. J;c 

As with colunms, thc dcsi¡_!n of walls is usually difficnlt without thc use of design aids. Wall dcsign is furthcr 
cnntplicatcd hy thc f:.ctthat skndcrness is a cunstdcration in practically all cases. 'l\vo mctho<h for slcndcrncss 
cPnsidcration are sJwcifiL·d in lhL~ codc. A second-onlcr analysis, which takcs into account variable wall stiff­

ness, as well as the cfkcts of member curvaturc and lateral drift, duration of !he loads, shrinkage and crecp, and 
intcraction witlrthe supporting fonndation, is spccified in 10.10.1. lnlieu ofthat proccdmc, thc approximate 
,·valnation of slcndc·n"'" cffc·cts prescrihcd in 10.11 may he nscd; 

lt is impot1ant lo note that Eqs. (10-12) ami (10-13) fnr El in thc approximatc slcndcrncss 1ltelhod wcre nol 
ori~·.inally tkrivcd for memher:-; with a single !ayer of reinforccmcnL 

For nu:mlK·rs with a single Jaycr nf rcinrou.:cmcut, thc following cxprcssion for El has hccn suggcstctl hy 
MacGre"or=23.1 

" 

El = E~ll ~ ( 0.5 - *) ~ 0.1 E~: s (1) 

fld = r:¡lio of dcad load lo total load 

p = ratio of arca of vct1ical reinlorccment to gross concrete area· 

For ACI 31 8-95, thc dcfinition of thc creer cffcct factor p~, includcd with Eqs. ( 1 0-12) and ( 1 0-13) for El, now 
depends on thc lateral stiffncss'tlfthc stmctur.:. Walls hnvc considerable stiffness in their own planes. Addition­
nlly, they are connectcd by n roof and/or noor slab. The stmcture which is created by these. walls, therefore, is 

laternlly stiff, i.e., liltcral sway is negligible. According to 10.0, p~ for non-sway frames is thc ratio of the 
maximum fnctored axial dcnd load lo !he total f:ictorcd axial load. Forconsistency, thc same sustained load ratio 
seems appropriatc for !he El exprcssions for wnlls in Eq.-( 1 ). 

f-i¡:urc 23-2 shows !he• romparison nf ncxural stiffncss (El) hy Codc Eq. ( 1 0-13) :md Eq. ( 1) in tcnns of Eclg. 
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The ratio of EIIE.:lg is ploued as a function of eccentricity e/h for severa! values of Pd, with the reinforccment 
ratio· p constan! at 0.0015. Note th;t Cotlc Eq. (10-13) assumcs Elto be indcpcntlclll of c/h and appc:us to 
overestimate wall stiffness for higher load eccentricity. For walls designed by Chapter 1 O with slenderness 
evaluation by 10.11, Eq. (1) is recommended in lieu of Gode Eq. (10-13) for determining wall stiffness. Ex­
ample 23.1 illustrates application of,J.O.J ~.using Eq. ( 1) for wall stiffness. ,.- . ·. . . 

0.4,--~---------, 

0.3 

,. 
0.2 -

0.1 

Eq. (t) 

110 = 0.4 --------
110 = 0.6 -------

11,, = 0.0 
/ 

Eq.(10·13) ------

-'\': 

·". . ' '" 0.0'---..,..,...,---'---'----'----' 
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 

e 
h 

Figure 23-2 Stiffness El of Walls 

.•. 

When wall slenderncss' exceeds the limit for application of the approximate slenderness evaluation method of 

10.11 (k e, /h ~ 30), a more detailcd cvaluation uf wall slcndcrncss cffccts is rcquircd, as dcfined in 10.1 O. 1, Thc 
slcndcr luad-bcaring concrete wall p;onels currently uscd in somc building systcniS, cspccially in tilt-up w;oll 
constmction, fall in this high slcndcrncss catcgory. Thc more dctailcd slcndcrness analysis shoulu ;occount for 
the innuence of variable wall stiffness, the effects of denections on the moments and rarees, and the efkcts of 
load duration. Such an analysis is presented in PCA design aid EB074D Tti.J-up Lowi-/Jearin¡; ll'<t//s2.1.2 11 

presents load capacities ofslender wall panels (20 !> klu/h !>50) with thickncsses varying from 5-112to 9-112 in. 
and having single or doublc layers o[ rcinforccment. Thc design proccss involves the use o[ load capacity 
cod'licicnt tablcs, which are simple Lo use, requiring only a mínimum amount of calculations. A dctailcu dc­
scription of how the design tables were developed is included in the publicatior. Example 23.2 illustratcs 
application of EB074D. 

14.5 EMPIRICAL DESIGN METHOD 

Thc Empiricill I>esign Method may he usctl for dcsi¡:n uf load-hcilring walls if tite rcsultalll nf·all applicahk 
loads falls within the middle one-third ofthe-wallthickncss (cccentricity e!>li/6), and thc thickncss is atlcast the 
mínimum prescribed in 14.5.3. Note that in addition to any eccentric axialloads, the effect of any lateralloaus 
on thc Willl must be includcd to determine thc "ciTcctivc" ccccntricity of thc rcsultantload. The mcthod applies 

23-3 



only to walls of solid rectangular cross-section. The empirical method is a simple design procedure for these 
limited cases. requiiing only a single strength calculation to determine the design axial load strength of a wall. 

Primary application of the Empirical Design Method is for relatively short walls spanning vertically, ami subjcct 
to vertical loads only, such as those n;sulting from floor or roof reactions. Application becomes extremely 
limite<! when lateral loads nccd to he considcrcd.J>eca,usc thc "eiTcctivc" load eccentricity is lirnitcd to h/6. 
Walls not falling in this catcgory must be dcsigncil ás i:ornpressionmernbers for axial load and flcxurc by thc 
provisions ofChaptcr 10 (14.4). 

\Vhcn lh(' ccccntriciiy e of thc "cffcclivc" load c.locs not cxcccd h/6, thc dcsign is pcrformc<.l considcring P11 as a 

conccntric load. Thc factorcd axial load P11 mnst be lcss than the design axial load strength <jlP,w cornputed by 
Eq.(l4-l): 

Eq. (14-1) 

Thc single strength cquatilln fm <jlP11w considcrs both load ccccntricity and slendcrncss cffccts. Thc ccccntricity 
J'actllr 0.55 was originally sclcctcd to give strcngths comparable with thosc given by Chaptcr 1 O for mcmbcrs 
with axial load applied atan eccentricity of h/6. Figure 23-3 shows typicalload-moment strength curves for 
S-: 10-. and 12-in. walls with r,: = 4000 psi and fy = 60,000 psi.23.3 The curves yield eccentricity factors (ratios 
t'r :-;trcnglh undcr t:cL·cnlric loading lo that undcr conccntric loaUing) of 0.562, 0.56X, amJ 0.561 for thc H-, 10-. 
ami 12-in. walls with e= h/ú ancl p = 0.0015. 
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Figure 23·3 Typical Load-Moment Strength Curves for8-, 10-, and 12-in. Walls 

·Use of Eq. (14-1) is f1!11her limited to the following design conditions: 

l. \\':di thi,·kn<'SS h mus! nnt he kss !han l/2.'i times thc supporlcd lcngth or hcight, whichcvcr is 'hortcr; 
nor lcss than .¡ in. ( 1-!.5.3.1 ). Exterior hasl'ment walls1111d foundation walls rnust be at lcast 7-1/2 in. thick 
(14.5.3.2). 

23-4 

------
~ 

~-; -. 

; 
¡ . 

! 
~ .. 

.. ~ 

~ ,._-.· ', 

·,; 

lf, 



' .i 

' i ;. 
- J 

f ,. 
1 

- ' ' ; 
' 

1 
- ¡ 

< 
·~ 

f - ' .. , 
l 

i - ' ' 

. } 
-! 

í 
' 

-i ·• 
' ' • 

71 
-· 
> -¡ 
l 
' 

-i 
. ¡ 

J 

--; 
' 

\ 

\. 

----------- ·----- .. 

2. Walls must contain both horizontal and vertical reinforccment The area of horizontal reinforcement must 
not be lcss than 0.0025 times the gross concrete area, and that of the vertical reinforcement not less than 
0.0015 times thc gross concrete arca. These ratios may be recJuced to 0.0020 and 0.0012 respectively, when 
#5 or smaller bars havi,ng fy ~ 60,000 psi, or welded wire fabric with W31 or 031 or smaller wires are u sed. 
In walls greaterthan 10 in. thick ('<l'cep.t basement walls) the reinforcement in each direction must be placed 
in two layers ( 14.3). " .· 

3. Length of wall to be considered as effective for each beam reaction must not exceed center-to-center cJis­
tancc bctwccn rcactions,.nor width ofbcaring plus 4h (14.2.4). 

4. The wall must be ancho red to the floors orto columns and other structural elements of the building ( 14.2.6). 

Note that thc minimum wall rcinfon.:cmcnt rcquin;t.l by 14.3.2 docs not substantially inc1easc the .strcngth of a 
wall abo ve that of a plain concrete waiL Thc minimum wall reinforcement rcquirccJ by 14.3 is provrcJcJ pnma­
rily for control of cracki~g dueto shrink:lgc and tcmpcratllrc stres.,es. 

With thc publication of ACI318-83, thc cmpirical wall cJcsign Eq. (14-1) was rnodilicJ tu rcflcct thc general 
range of encJ conc.Iitions encountered in wall design, and to allow for a wider range of c.lcsign applications. The 
wall strength cquation in previous codcs was bascd on the assumption that thc top and bottom ends of the wall 
are rcstraincc.l against lateral movcment, anc.I that rotation rcstraint exists at one end, so asto have an effective 
length factor between 0.8 and 0.9. Axial load strength valucs could be unconscrvative for pinned-pinned end 
conditions. which can exist in certain walls, particular! y of precast tilt-up construction. Axial strength could al so :!lit 
be uvcrcstilllatcd whcrc thc:top cnU uf thc wall is free amlnot hraccd ¡¡gainst tran!<ilatiou. In thc~c cascs. it is , ·-~t 
ncccssary to n:flcct thc prnpcr cJTcctivc lcn~th in thc dcsi~n cquation. l:qnation ( 14-1) allows thc use of difkr-, ·.'{;\ 
cnt cllcctivc lcngth fac.:turs k to mldrcss this situalion. Thc valucs of k ha ve hccn spc<.:ili~d in 14.5.2 for com~ .~'t 

monly occurring wall cnc.I conc.lilions. Equatiou ( 14-1) will givc thc samc rcsults as thc 1 ':177 CO<Jc Eq. ( 14- 1) rur 
walls hraced against tmnslation of hoto cnds ancl with rcasonahlc base rcstraint against rotal ion . 

Rcasonablc ba."ic rcslraint againsl rotal ion implics alta<.:hmcnt tu a mcmbcr having a flcxurul ~liiTncss El! f. at 
leas! cqual to that of thc walL Sc1cction of thc propcr k for a particular sct of support cnd condition_>; is lcft to thc ··· ;. 
judgmcnt of thc cnginccr. 

' 
Example 23.3 illustrates application of the Empirical Design Method toa bearing wall supporting prccasl floor 
beams. It should be noted that the reinforcement and minimum thickness requirements of 14.3 and 14.5.3 may 
be waivcd whcrc "tructural analysis shows ac.lcquate strcngth anc.l wall stability ( 1 4.2.7). This requin:d conJition 
may be satislied by a design using the structural plain concrete provisions in Chapter 22. 

11.10 SPECIAL SHEAR PROVJSIONS FOR WALLS 

For most·low-rise ~· · dings, horizontal shear forces acting in the plane of walls are small, and can usually be 
ncglcctcd in dcsigni rch in-plane forccs. howevcr, bcc.omc a dcsign considcration in major stnrcturcs whcre- a 
limited number of w ls resist the total lateral load, such as in high-rise buildings. Flexural strength must also be 
considered when in-plane loads are significan!. Example 23.4 illustrates in-plane shear design of walls, includ­
ing design for flexura! strcngth. 

DESIGN SUMMARY 

A lrial proccc.Iurc for wall dcsign is suggcstcd: firsl assume a wall thickncss h anda rcinJ'<>~ccmcntl·atio p. thcn 
check thc tri al wall for the applied loacJing conditions. 

lt is nut within thc scopc ofPart 23 to include dcsign aids for a broad rangc of wall and Joading conditions. Thc 
intcrll is to prescnt examples of design options and aids. Thc-designer can, with reasonable effort. produce 
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design aids to fit the range of conditions usually encountered in prnctice. For example, strength interaction 
dingrnms such ns those plotted in Fig. 23-4(n) (p = 0.0015) nnd Fig. 23-4(b) (p = 0.0025) can be helpfnl design 
aids for ''vahmtion of wall slrenglh. "Dlow-ups" of the lower portions of the strength interaction di<~grams are 
~>hown fnr specific wnlls (h = 6.5 in.). Load chnrts, such as the one shown in Fig. 23-5 can nlso he developed for 
spccifir walls. Design nids snch <~s !he one shown in Fig. 23-6 may f:•cilit:lle ~>clcction of wall rcinforccmcnl. 
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Figure 23·4 Load Moment tnteraction Oiagram for Wa/1 with (a) Reinforcement p = 0.0015, and 
(b) Reinforcemeot p = 0.0025 

~ 

' 

Pn .. ·slfl'S~L'd wall!\ are nPI covcn:ú sru.:·cifil·ally in Part 23 .... Prcstrc.s.sing of walls i.s :~tlv:mlaJ~l'ntJs for handling 
(prcc<~sl p<~ncls) and for incrcascd buckling rcsist:mce. 1-'or design of prestrcssed walls thc dc,igncr should 
consult Ref. 23.4. 
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Example 23-1-Design ofTilt-up Wall Panel by Chapter 10 (14-4) 

Design of the wall shown is-required. The walls are spacf7d at 40ft on center and restrained at the top edge. TI 
roof load is supported through 4 in. tee stems spaced at 4 ft on center. 

Dcsign tli..lla: 

Roof dea!l load = 50 psf 
Roof live load = 20 psf 
Wind load = 20 psf 

..... 
~- •' 

lr 
) 

- :-h 

1 1 

Unsupported lcngth of wall l u = 16 ft 
Effective lcngth factor-k= 1.0 (pinned-pinne!l end condition) 
Concrete f~ = 4000 psi (wc = 150 pct) 
Steel fy = 60,000 psi 

Assume non-sway condition. 

Calculations and Discussion 

.1. Tria! wall selection (design for 1 ft wall section) 

Try h = 6.5 in. with assumed e= 6.75 in. 

Try #4 @ 12 in. (A,= 0.20 in.2fft) 

p = A, = 
bh 

0.20 
= 0.00256 

(12 X 6.5) 

-
2. a. Effcctive wall lcngth for roof reaction 

(i) bearing width + 4 (wall thickñess) = 4 + 4 (6.5) = 30 in. = 2.5 ft (governs) 

(ii) c;cnlcr-lo-ccnlcr dislancc hctwccn sh::ms =4ft 

Code 
Reference 

14.2.4 

1 
i 23-9 _, 
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Example 23.1 (cont'd) · Calculations and Discussion 

h. Roof loading pcr fool of wall 

.... 
dcad load = 50 x 20 (...::_) 

2.5 

"'! .. 

= 1 (100 1 hlfl 

live load = 20 x 20 (...::_) = 640 lh/fl 
2.5 

wall dead load al 111iu-hcigh1 = 150 (8 + 2) (C:;') = 813 lhlfl 

Factored load comhinalions. 
.J; 

Load case 1: u 
Pu 

M u 

Bd 

Load ca:-;c 2: u 
pll 

M u 

lid 

Load case 3: u 
Pu 
M u 

= 1.40+ 1.7L 

= 1.4 ( 1.6 +O. S 1) + 1.7 (0.64) 

= 3.4 + 1.1 = 4.5 kips 

= 1.4 ( 1.6 X 6.75) + 1.7 (0.64 X 6.75) 

= 15.1 + 7.3 = 22.4 in.-kips 

= 3.4/4.5 = 11.7(1 

= .0.7.'i ( 1.4D + 1.7L + 1.7W) 
= 0.75 (3.4 + 1.1 + 0) 
= 2.(1 + O.X ~ :,.~ kips 
= 0.75 [15.1 ·t 7.3 + 1.7 (0.02 X )(,2 X 1218)] 
= ll.:l + 5.5 + 9.8 = 26.6 in.-kips 

= 2.C./3.4 = 0.711 

= 0.90 + l.:lW 
= 0.9 (1.6 + 0.81) +O = 2.2 kips 
= Ü.<J ( 1.6 X ü.75) + 1.3 (0.02 X J62 X 1218) 
= 9.7 + 10.0 = 19.7 in.-kips 

1\t = 2.4112.41 = 1.0 

\ C'hcck wall slendcrncss: 

1.0(111" 1'.1 ) 
= --- --·- -- 'IX.5 

(O .. l x 11.)) 

< 1 OO. "l'!'~""'illlale •·valu:nion of slemkrm·ss l'ITeels hy 10.11.1 may he used . 

. ¡_ Cah.:ulalc.! lllOIHl'llt 111:1!'.11ific7ition 

Me = Bn,M2 . 
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Example 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

e 6.75 
= = 1.04 

h 6.5 

... ... ·· 

E 1 
!>04~ . ~ 

· (E 1 ) Thus, El =· 0.1 ~ g 

Eq. (1) 

E e = 57,000 .J4000 = 3.605 x 106 psi 

18 
12 X 6.5J 

274.6 in 4 = = 
12 

~~ = 0.9 + 0.5~} - 12p ~ 1.0 

= o.9 + o.5~i- 12 (0.00256) 

= o.B69 + o:513/ ;<: 1.0 

El 
0.1 X 3.605 X 106 X 274.6 99 X 106 

= = 
~ ~ 

1) -e -
~ (16 X 12)2 

X 1000 

26.5 k' = -- ops 
~ 

lh-in.2 

Cm = 1 .O for members with transversé loads between supports 

Calculatc <P factor for largcst 1'11 = 4.51<ips 

23-11 
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Eq. (10:11) 

B. S. J.. 

9.3.2.2(1J. 

11 



Example 23.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

,, = 0.9-
0

·
2

"" ~ 0.70 
"' O.II~Ag 

.... ....... 
0.2 X 4.5 

= 0.9- = 0.87 
0. 1 X 4 X 12 X 6.5 

Al!hou¡:h sli¡!lll variations from th's valuc will occur for diffcrcnt load cases. this .<ingle 
va\ue is consiJcred adequate. 

Determine m:l!!nific:d momcnt Me for eac:h load case. 

Load Pu M u ~d 13=0.86(!+ 99 xJ.06 p -26.5 Cm 
Case (kips) 0.5~/;,t.O El= e- Óns = 

Pu 
"1.0 

· (in.okips) n n 1---

(lb-in. 2¡ (kips) 0.75Pc 

1 4.5 22.4 0.76 1.1G 85 X 166 22.8 1.36 
2 3.4 26.G 0.76 1.16 85 X 106 22.8 1.25 
3 2.2 19.7 1.00 1.37 72 X 106 19.3 1.18 

5. Check design strcnglh vs. fl'lJUircd stn.·nJ!Ih 

For cach load case, thc rcquired nominal strcngth will be comparec.l lo the design strcngth 
· us i 11!,! t he lond-moment i ntcr:~ct ion di:~gr:nn in rig. 23 °4 (h ). Thc rcsults are tabu latcc.l bclowo 
hascd on thc moment 'trcngths for the givcn :~xialloads. 

Lond C:tse Rcquircd Nominal Slrenglll Design Slrength 
M0 (in.okips) 

P" = P"/ <1> M,=Mcf•l• 

(kipR) (in.okips) 

1 5.2 35.1 50.0 

2 3.!1 30.3 45.0 

3 2.!i 2G.7 40.0 

Thc wnll is ndcc¡uatc with thc 114 @ 12 in. sincc thc dcsign strcngth is grcatcr than thc 
r~.·quircd nominal stn·ngth for all thn.·c load cases. 

23°12 
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Example 23.2-Design ofTilt-up Wall of Example 23.1 Using Design Aid EB074D 

!. Summary of factored loads 

l.o;ul ca'" 1: 1',. = 1.4 ( 1.6) + 1.7,.(0.(>4) 
= 2.2 + 1.1 = 3.3 kips 

Load case 2: 1'11 = 0.75 (2.2 + 1.1) = 2.5 kips 
q,. = 0.75 ( 1.7 x 20) = 25.5 psf. 

Loau case :1: 1',. =O. Y x l.ú = 1.4 kips 
q11 = 1.3 x 20 = 26.0 psf 

From Ex. 23.1, $ = 0.87 

2. Sclcct trial scction 

Use ;ame trial sections as in Example 23.1. 

h = (,.5 iu. 

Jl = 0.0025 

kf,. = 
h 

1.0 X 16 X 12 
= 29.5 = 30 

6.5 

3. Check streu¡;th usiug EI3074D designa id 

Load case 1: Hequircd 1',. 1 <j> = J.H kips, q., 1 <~ =O 

Use 'lhhle i\5 (sec.: 'lhblc.: 23-1) from EU074 [) 

For p = 0.0025, kf 11 /h = 30, e= 6.75 in., and 

qu 1$ =O, coeffici<;nt = 0.022 

Pn = 0.022 X 12 X 6.5 X 4 = 6.9 kips > Pu /4> O.K. 

Load case 2: Required Pu 1 4> = 2.9 kips. qu 1 4> = 29.3 psf, say 30 psf 

Use Table A6 (see Table 23-2) from EB074D 

For p = 0.0025, kl 11 /h = 30, e= 6.75 in., and 

qu 1 4> = 30 psf, cocfficient = 0.014 

P0 =0.014 X 12 x 6.5 X 4 =4.4 kips> Pul$ O.K. 

lly inspection, the strcngth rcquircmcnts for loau case 3 are satisfied. 

Thcrefore, the 6.5-in. wall reinforced with #4 @ 12 in. is adequate for all of thc !oau com­
blllations invcstigatcd. 
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Example 23.2 (cont'd) 

Table 23-1 Load CnrmCIIy Coafficicnts of Ti/1-up Concrete Walls .... .. : . 

Tnblc /\S. Load Capacity Cocfficicnts of Tllt·up Concrete Walls • 

111 111 1 11 r 
-

-· 
= 150 pcl (2400 k0/m ') .-E3. ~l 

• equal .. 
i'. -'-'·"".- -- 1 -,-1 ,; 4000 PSI (28 M Po) .. : :J<''--'---j'J: 

1'./4~ = (coefl) /J111/. 
1 = 60 kSI (400 M Pe) ,, 

~~ ~~~-· _(~ G5 mm) alllJ '':.':!'. = ~o_r_1_ :.or._ ¡>s_·f_(O .':'. _uJ k N~~~~..:· l:.:.~.------·----------,[-1-, ___ 
6
_.-

1
,-.. _

1 

_
1 5

_
5
_m_,

9 
' -

. '1 l Socl•nn 

En~ t¡Jd, =- o psi ~n kN/m')l: !rJh @ •1./•l• = 15 psi (0.7 kN/m') Ulh <1'1 

.1 '< 100 ecccntricity. Slcndcrncss ~;1110. U .JI!= cocfl.t Slenderness mt10, J..r)h = coelf. t 
,, = 

"· "" 
o·. ~ 0.001 :; 0.001 

1n. (mm) 20 30 40 50 20 . 30 40 . ·50 . 

~~ 125) 0.498 f-~.:J~~- 0.227 ~~~- -- 0.468 0.331 0.191 f-~.085 --
0.15 3.25 (85) 0.094 O.<J42 0.010 o 013 -- 0.087 0.021 0.005 - 49 --------- ----· - -. --- --···-- ----

6. ;-;, (170) 0.018 0.014 ü.005 0.003 .. 0.017 0.009 0.003 - 49 

1 .00 (25) 1 0.498 0.:!47 0.227 0.155 -- 0.468 0.331 0.191 o 090 .. 
f--.-- --- --· -- ---· -

0.25 3.25 (85) 10.110 0.050 0.026 0.010 -- 0.105 0.037 0.011 0.003 ------------ - ·- ----- ------ -- --- - --- --;:--
G.i:> (~O)-~:!_ O O;?;l 0.010 OUOG -- 0.025 0.015 O.OOii 1) 002 

1 ¡¡:;;~¡-f.-·-"-
. 

1 ()() (?!i) 0.4!1!1 0.:14/ 0.155 0.4R3 0.331 OYll O liJO .. 
-- - ... _, ____ -------r--- --- --· .. 

n ~.n ~ ;-'!i (11!"1) o. 1 :>n o Q(j(l ll 0:1-1 1) 0:'2 -- 0.1~~-1 O.US5 0.0?.:1 () () 11 --. l ti /!1 t 1 ,-m t1 O·l~l o.o:l·l on:•o 11.11 1 :' -- 1 1.().1 !) o.o;'~J ()o lli {) ()()') .. 
-· ·---

_, l)(l (~!i). [.4!111 0.:1·! 7 () 22~ 0.155 .. 0.498 0.331 0.191 0.110 .. 
.. ---- .. .. . -- .. ·-· -· . . -----u .. ,. 3.,'!i (ll!ol 0.1 •11~ nn:• o OV O O:>G .. 0.142 0.073 O.O:J~ o () j() .. 

- 1 .) 

.. G i_:~_l_1 ~~- u~:1un o.046_ ~~ 
.. . ' ----- ---- ----· . --- --- - ------

0.010 .. O.OGS 0.044 0.02G Q 01G .. 
'Obser.re the direchon of ul!1mate tro.nsversc loads (q..) and note the bending moments dueto 1ransverse loads a.m add1t1ve to those 
caused by the ax1alloads (Sec. 2.4). A dash 1ndicates that the wall panel c<:~nnot sustain any toad. 
··walls w1th stenderness r4111os. U_A,, greatcr than 50 :trc not recommcndcd. 
tT/1:.: CL,Illf1lrl g1ves the V.lltlt! llllllt' s/cndcrncss rn!JOS nllovr> wlur.h lhc wilJIS haw~ nr.r¡hq1blc lond-c:ury•rHJ r.;1pnu1·¡ 
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Example 23.2 (corit'd) 

Tabla 23·2 L't:JtJd Capac[ty Coeflicients of Ti/1-up Concrete Wal/s 

Table A6. Load Capacity CoeHicients of Tilt-up Concrete Walls • 
(11 = ó'/'1- ( 165 mm) aruJ '/ ¡,¡, : 30 or 45 psi ( 1 t1 or 2 2 kN/rn .. )} 

-
11 1 1 1.1 11 Tr,. 

'l· 
1'• = 6'/i' (165 mm 
··- ··- ··-----. --· ... 1 f)O pd (:''100 kq/111 ') 1 

... , .... , 
- ., ,¡---, 

' l. •1flll0 p:.1 (:'11 Ml'.t) " h .... _: : v·.:~ r ,, 

- W ''"' (~1/1/ MI 'o~) 1 ' 1'./•J.- (t:ocll.)h1ht, 
J. 1 '1- .. 

·' 11-IITII : .......... 
--···· . ·- . ·---· ----- ----------- -------. . -------- ----- -- -----

End '1.14' = 30 psl'f1.4 kN/m') 
.1 , 100 w:c:wllnclly, Slonciornn:;:; rallo. J. r~ lit :..: ,, :.. 

¡,' ' /¡ 

,._ - . -
111 (mm) 20 30 40 so 

1.00 (25) 0.468 0.316 0.035 ------- ---
0.15 3.25 (85) 0.079 0.011 - -

6.75 (170) 0.016 0.005 - -
1.00 (25) 0.468 0.316 o. 151 0.030 

0.25 3.25 (85) 0.'101 0.026 0.006 -
- ~6.75 (170) 0.024 0.014 0.004 -

1.00 (25) 0.483 0.316 0.151 0.040 

o so 3.25 (85) 0.121 0.046 0.016 0.004 
f i "/!i ( 110) 0.04:/ o o:'H o o 1 :¡ o oo:J 

1.00 (2~) O.~DO 0.316 0.151 0.050 ------ --- --- - ------ -----o 15 '3.25 (85) 0.141 O.Oli6 0.026 0.009 ... - ... ---- . .. ... ---- -
6.75 (170) 0.061 0.0~2 0.023 0.007 

UJh qo •!..'·~ = 45 psi (2.2 kN/m') 
e oc !l. t Slonrtorncss rnt1o. I..PJh = 
'· 0.1/01 ·-- - - ------ ------- ----- ----

20 30 40 50 

49 0.438 0.110 - -
39 0.067 - - -
39 0.014 - - -.. 0.438 0.301 0.065- . -
49 0.092 0.016 -
49 0.023 0.009 - -.. 0.453 0.301 0.070 0.010'. .. 0.114 0.036 0.010 0.003 

-· ... -----·- --.. 0.040 0.02~ O OOD ; 0.00:! 
.. 0.468 0.301 0.070 :0.020 

------.. 
0.1~7 0.056 0.021 0.006 --- . ... - ·- . -· 

____ .,_ __ ------ ·-·--··:·--.. 0.059 0.039 0.020 0.005 

u_u,@ 
cocll.t 
e U.UUI 

39 

29 

29 ·-. '., 
49 o:;~ 

39 

39 .. 
.. 
.. 
.. 
.. 
.. 

i;, .. i 
<. 

' 
' 
.. 
'· 

"Observe the dircc!Jon ol ull1mate t~ansverse loatts (t¡ ) and note the bend1ng moments due to transversa loads are áddllwe to those 
c~uscd t.ly lhc mualtoatJ~ (Soc. 2.4). A dash •ndacatcs~ that tho wall pano! cannot sustain any toad. • 
··waus w11h ~tcnocrm~ss rallos. U_ A,, grcatcr lhan 50 aro not rccommcndcd . 
tTh•s cotumn g•ves the va/ue to the slenderness rattos above whtch the walls havo negllgtble toad·carry•ng capac•IY 

rs. 
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Example 23.3-Design of Bearing Wall by Empírica! Design Method (14.5) 

A concrete bcaring wall suppo11s a nuur systcm of prccast single tces spaccd al 8 non ccntcrs. Thc stem of cae 
tcc scction is 8 in._witlc. Thc Ices havc full hcaring ""!he wall. Thc hcight of wall is 15 rt. ;¡ll(llilc wall ¡, 
considered latcrally rcstraincd at top.· Design of~_hc ":'"" is rcqnircd. 

Dcsign Data: 

Floor hcam rc:tctio11s: tlcaú load = 2X kips 
live load= 14 kips 

r~ = ,¡ooo psi 

· · fy = 60.000 psi 
Neglect self-weight of wall 

-·· -

\L-,-.,.------"7-1 

Partial 
Ac~rmi~ 

1 

Calculations and Discussion 

Thc ¡icnernl design l'rorcdurc is to scic<·t a rrial wall thickness h. thcn check thc tri al wall for rile: 
applied loading comlitions .. 

l. SG!cct tri al wall thickness h. 

h > 
r,, . . 
- hut tml lcss liJan '1 111. 
.25 

15 X 12 
7:.~ in. > -

25 

Trv h = 7.5 ill. 

~ C.dcnlatc fnctored loading. 

Pu = (..ji).¡- 1.7!. 

= 1.4 (28) + 1.7 (14) 

= :19.2 + 2.1.~ = (>_1.._ ips 

~- Check hcaring :->~H·nglh on concrl'le. 

:\S,llllh' widrh t•l' ~1t·n1 fot l··:aring cqu:tlln 7 in .. lo ;lllnw lnr IH~vdcd ho11wned1'.t'S. 

D-lh 

Cede 
Reference 

14.5.3.1 

D¡. {:1·1) 

10.17 
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Exarnplc 23.3 (cont'd) Calculations and Discussion 

llc;ll·illg capacily = W>.H5(A 1) = 0.70 (0.!!5 x 4 X 52.5) - 125 kips > ú3 kips O. K . .... -· .. 
4. Cakulal~ <ksign sJr~ngJh of wall. 

Eflcclivc honwi!Jallcnglh of wall pcr lec rt:aclion = {: 
+ 4 (7.5) = .17 in. (g•>wrn,) 

X 12 = 'Jbi11. 

= 0.55 X 0.70 X 4 (37 X 7.5) [1 _ (0.8 X 15 X 12)
2

] 
32 X 7.5 

= 2'/:l kips > (¡] kips O.K. 

Thc 7.5-in. wall is aucqllalc, wilh siiiTicicnlmargin for possihlc c!Tccl of load ccccnlriciJy. ,. 

5. lklcnniou.: ,,i11glc laycr of rcinforccmcnl. 

Baseu on 1-fl width of wall and Gmde 60 reinforcement (#5 and smaller): 

Y<:o1ica1As = 0.0012 x 12'x7.5=0.10l!in2fft 

Horizontal A, = 0.0020 x 12 x 7.5 = 0.180 in.2fft 

Spacing = {
3h = 3 x 7.5 = 22.5 in. 

18 in. (govems) 

Vertical A,: use #4 @ 18 in. on center (A,= 0.13 in. 21ft) 

Horizontal A,: use #4 @ 12 in. on center (A,= 0.20 in.2fft) 

Design aius such as Fig. 23-6 may be used to select reinforcement directly. · 
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Example 23.4-Shear Design of Wall 

Determine thc shcar ami flexura! rcinforccmcnt for thc wall shown. 

h = 8 in. 

f~ = :1000 psi 
fy = 60,000 psi 

r - mmTTmrrrrmrmrl 

Calculations and Discussion 

l. Check maxinmm shcar slrcngth pcrmitted. 

S 0.!\5 x JO.J.JOO!i x H (O.H x Ylrl/1000 = 2H(r kips > 200 kips O. K. 

Calcui:llc shcar "'"''np.th prnvid~d hy cnn~rclc Ve. 

Critica! section fnr slrear: 

rw S 
= ~ :1 n (guverus) 

2 2 

h\\' 12 
(í ft = .. 

2 2 

v,. = 3.3J(!:d + 
N.,d 

4Cw 

= 3.3 -../3000 (S) (76.8) + o = 111 kips 

nr 

o.(l.jr;. 

23-JR 

Cede 
Reference 

11.10.3 

11.10.4 

11.10.7 

Eq. (11-31} 

í:c¡. ( 11-.72) 
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Exnmple 23.4 (cont'd) Calculalions and Discussion 

= 0.6 -v3000 + = [ 
= 96 (1.25 ~ + 0)]·(8 x 76.8) 

96- 48 1000 
104 kips (govcrns) 

V 11 ~ 2ll0kips > cJ>Yc/2 = O.H5(104)/2='14.2~ips 

Shcar 1cinfou.:cmcnt must he providcd in accord¡uu.:e wilh 1 1.1 0.~. 

3. D~.:tcnllinc rc<Jllircd horizon1:1l shcnr rcinf~·ccmcnt. 

For 

S<jl(V0 +Y,) 

= 
J :!Oll - (O.H5 X 1 04) f 

O.H5 x 60 X 76.8 

2-113: 
2 X 0.11 

'2 = = 
0.0285 

2-114: 
2 X 0.20 

'2 = = 
0.0285 

= 0.02H5 

7.7 in. 

14.0in. 

2 X 0.31 
2-115: s2 = = "21.8 in. 

0.0285 

Try 2-114 i!!' 14 in. 

2 X 0.20 
= = 0.00:16 > 0.0025 O.K. 

H ~ 14 

lw 8 X 12 - . 
- = ·= 19.2 lll. 
5 5 

Maximum 'pacing = 3h = 3 x 8 = 24.0 in. 

1 H.O in. (govcrns) 
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Reference 

11.10./J 

11.10.9.1 

Eq. (11-1) 

Eq. (11-2) 

Eq. (11-33) 

11.10.9.2 
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Example 23.4 (cont'd) Cnlculations nnd Discussion 

Use 2-114 @ 11\ in. 
. ... 

4. Determine ve¡ tical shcar reinforccnwnt."'. 

Pn = 0.00:::!' + 0.5 ( 2.5 - ~=) (Ph - 0.0025) 

= 0.002) + 0.~ (2.5- 1.5) (O.OOJ(l- 0.0025) 

= 0.00.11 

_Sy_ = R X 12 .1; 
= 32 in. 

3 3 
Maximum sp:~cing = 3h = 3 X· 8 = 24.0 in. 

18.0 in. (gnvcrns) 

Use 2-#4 @ 11\ in. 

5. Dl!sign for ncxure. 

M 11 =· V11 hw = 200 X 12 = 2400 ft-kips 

Using Tahlc 10-1: 

M, 21\00 X 12 
-., } = ···------·--, 
•[>l,.bd- ll') X .1 X X X 7r..x· 

•dH'tt' d = O.Rf w =O. X X ')(¡ = 76.X in. 
(:1 !:1rg\.'f V:lhll' nf d nntld lw IISl'd jf th'll'1111ÍIIl'd hy :1 .'ill:till CCIIIIJlillihjJity anaJysÍS) 

l:rorn Tahk 10 l. rc:ul ,,, 

A, = f1hd ~ ~~;~ = 
r,. 

0.2CJ9 ~: 3 X X X 7(>.X 

(¡() 
= X.26 in.2 

Use 11-#S bars e:~ch side (A, = 8.6'! in2) 

.e= 111\ (ii) 14" H 

23-20 
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Deep Flexural Members 

UPDATE FOR THE '95 CODE 
-
Two new sections, 12.11.4 and 12.12.4, have been added which affect the reinforcement detailing of deep flex-
ura! members. The new sections require that· at interior supports of deep flexura! members, positive moment 
tension reinforcement and negative moment tension reinforcement shail be continuous with that of adjacent 
spans to deveiop proper anchorage. 

GENERAL CONSIDERATIONS 

The cede gives two definitions for "deep" -members. For flexure, members with overail depth-to-clear-span 
ratios greater than 215 for continuous spans or 4/5 for simple spans are defined as "deep" ( 1 0.7.1 ). For shear, a 
"deep" member is one with an effective depth-to-span ratio of 115 or greater (11.8.1). 

No specific provisions for designing deep members for flexure are found in the code, but such members must be 
designed "taking into account non linear distribution of strain and lateral buckling" ( 10.7 .1 ). Appropriate retú­
ences for the design of deep beams for flexure are given in the Commentary and at the end of Part 19. 

Information qn latcrai.buckling is more difficult lo find. Fortunatcly, most walls and bcams receive lateral 
support from supported floor or roof members, so iatemi buckiing of the compression tlange is mrely a probicm 
(see Fig. 19-1 (a)). Sorne form of lateral support is required at intervals not exceeding 50 times the ieast width of 
the compression flange (1 0.4.1 ), e ven if the niember is free-standing (see Fig. 19-l(b)). For free-standing walls, 
a lateral stability check shouid be made andan adequate margin of safety against lateral buckiing provided. As 
shown in Fig. 19-1 (e}, lateral bracing can also be achieved by providing flanges . 

(a) lateral bracing 
by roo! or !loor 

(i:lj minimum lateral 
~. bracing 

(e) lateral bracing 
by flanges 

., 

Figure 19-1 Lateral Support for Deep Flexura/ Members 



Lateral buckling in a vertical direction (Fig. 19-2), particularly near concentrated loads and at supports, can be 
checked by the moment magnifier method for columns, or by numerical or energy methods. A simplified 
procedure for wall-like beams (tilt-up pancls) is provided in Reference 19.1. 1f !he height-to-thickncss ratio of 
a member is limited to 25, buckling should not be a problem . 

.. 

Figure 19-2 Lateral Buckling of Deep Flexura/ Members 

The design of continuous deep flexuml members for shear strength must be based on the regular beam design 
procedures of 11.1 through 11.5 with 11.8.5 substituted for 11.1.3, and must also satisfy the provisions of 11.8.4, 
11.8.9 and 11.8.1 O. The special shear strength provisions of 11.8 are in tended to apply only to simply supported 
deep beams. Recent tests of continuous deep beams ha ve indicated that the special shear provisions of 11.8 are 

'inadequate for continuous membcrs. Section 11.8.3 dirccts the enginccr to base shcar strcngth of continuous 
mcmbcrs on the design provisions of 11.1 through 11.5. Scction 11.8 is basically limitcd to simply supported 
deep beams. 

10.7 DEEPFLEXURALMEMBERS 

Thc cbdc rcquires th¡¡t "non linear distribution of strain" be takcn into account in flcxur<~l dcsign of dccp mcm­
bciS. Thc clastic analyscs by Dischingcr ami othcrs (Rcfs. 19.2-19.4) h.•vc shown tlwt thc shapc of lile claslic 
stress curve can be quite different from the linear distribution usually assumed. At midspan, the neuttal axis 
moves away from the loaded face of !he member as the span-to-depth mtio decreases (see Fig. 19-3). Over the 
supporls. thc rcsullant clastic !ensile Torces can he within a third of the rnembcr depth from lhc top fibcr. 

Nonlinear distribution of strains and stresses assumes an uncrncked, homogeneous cross-section and, therefore, 
does not apply to design at the ultimate moment strength (nominal moment strength Mn for design), since 
cracking usually occurs befare the moment strength c¡¡n be devclopcd. This would imply that thc !ensile rein­
forcement required to develop the moment strength_Mn could be placed near the extreme !ensile fiber as is 
customary for ordinary flexura! members. Reference 19.3, however, recommends that tensile reinforcement be 
distributed throughout the !ensile arca and centcred at or near the resultan! of !he !ensile forccs, so that, when 
cracking occurs, thcrc will not be a suddcn shirt in thc location of thc rcsultant tensilc force. Both methods of 
siz:ing and placing reinforcement are illustratcd in Exumple 19.1 and it is left to the judgment of the dcsigner to 
choose the more appropriate method. 

Development of horizontal tensiie reinforcement in single-span simply-supportcd deep. mcmbers requires spe­
cial consideration. Sincc moments increase rapidly from zero at the face of the support, the reihforcernent may 
not ha ve sufficient anchomge length to dcvelop the required moment strength nearthe support. Ten si le bars m ay 
be anchored by developonent length (if available). standard hooks, or by special anchorage de vices. 

The most radical departure from a linear strain and stress distribution is in compression areas at or near supports 
of continuous members. Compressive forces may be confined to the bottom 5 or 10 percent of the member z e 
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depth and compressive stresses may be as high as 14 times !hose indicated by linear strain and stress distribu­
!ion.19.2 In !hese cases, reinforcing delails require special considera!ion. If service load compressive stresses 

approach about 0.45f~, it may be necessary !o treat the compression area as an axially loaded member, using 
laterally tied reinforcement to carry !he compressive forces as !he mamen! strength is approached . 

• . •. 

1/.Je ... 

11~. 2 

1/lt. 1 
-{ ... 

1111< 1 

u 
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fr • 3.0 u//J IN~ier) 
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IN1vierl 
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-0.3 .,.,, -
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c--er-....,. 
-0.4 .. ,. 

> 0.62/ 
<0.78/ 

t 
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~ •1 

A >1 

't 
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Figure 19-3 Distribution of Flexura/ Stresses in Homogeneous Simply Supported Beams (Ref. 19.4) 

11.8 SHEAR STRENGTH OF DEEP FLEXURAL MEMBERS 

The speciaf shear strength provisions for deep flexura( members apply only to members having a clear-span-to­

effective-depth mtio (l0 /d) less than 5. Thc dccp mcmbcrs must be loaded atthc top face as shown in Fig. 19-
4. Since the principal !ensile forces in deep members are primarily horizomal (venical cracking), horizontal 
shear reinforcement is effective in resisting the !ensile forces. Truss bars are, therefore, no! recommended as 
shear reinforccment in deep members. 
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~ 1 1 " " " Í" " 11 1 1 ~ 
Top Loading' 

{,------.J.z_pt_p s'-----;} 
Sida Loading 

• Only top loading is 
permiHed under 
Socllon 11.8. 

Figure 19-4 Loading of Deep Flexura/ Members 

Different shear design procedures are prescribed for simply supported and continuous deep flexura! members. 
Design of simply supported members for shear must be based on the special provisions of 11 .8. Design of 
continuous members for shear must be based on the regular beam design procedures of 11.1 through 11 .5 as well 
as 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.10. Also, when loads are applied through the sides or bottom of the member, simply 

.supported or continuous, the shear design provisions of 1.1.1 through 11.5 must be used. 

11.8.2 Slmply Supported Deep Flexura! Members 

For shear design of simply supported deep mcmbers, the maximum factored shear force v .. is cnlculatcd at a 
distancc from the fnce of thc support dcfincd as 0.15 times the clcar sran for unifonnly loaded benms or 0.50 
times the shear span a (distance between concentrated load and face of support) for beams with concentrated 
loads, but in no case greater !han d from the face of the support (11.8.5). 

The factored shear force V u must notexceed the shear strength <PVn = cjl(Ve + V,), where Veis the shear st¡ength 
provided by the concrete and V, is the shear strength provided by the shear reinforcement, both horizontal and 
vertical. V e may be computed from either the more complex Eq. (1 1-29), which takes into account the effects of 

] 

] 

l 

l 

the tensile reinforcement and M uN ud at the critica! section, or may be deterrnined from the simpler Eq. (11-28), ·"J 
Ve= 2.jf{bwd. Equation (11-29) is illustrnted in Fig. 19-5. 

The first step in the design is to check ifVu is less than <PVe, with Ve equal to 2.jf{bwd. If the .·.or strength 

provided by the concrete is not adequate to carry the factored shear force V u. calculate cpv, for ;. :o:1mum shear 

'reinforcement and add to <PVe. Using the minimum shearreinforcement requirements of 11.8.9 (Av= 0.0015bws) 
and 11.8.1 O (Avh = 0.0025bws2), she~r strength Eq. ( 11-30) reduces to 

V, = (0.029d- 0.001 ln) bwfyf12 

Substituting V e from Eq. ( ll-2!r) and V s from abo ve, the shear strcngth with minimum 'shear reinforcement 
beco mes 

If shear strength with minimum shear reinforcement is stiÍI not adequate, the more complex Eq. (1 1-29) can be 
u sed to calcula te a higher concrete shear strength, or additional shear reinforcement Av and Avh may be added to 
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increase the shear strength of the section. Shear reinforcement required at the critica! section must be provided 
throughout the span in al! cases (11.8.11 ). 

400 

300 

:!E.... 
bwd 200 
psi 

100 

V: •(3.5-(2.5)(M,!Vud)]+.9.Jf +2500pw 'X]bwd 

Plbtted lor 3.000 ps! concrete, simple span and unilorm toad. 

r---L-~------~----'0 o ·s,. 
2.5max. o ·o 
In l~rst term .o_ o ·o ü> 

,..~o ·o)' ? 
: ·Ooc? 

2.jf[7 : 
----------+------------

l/d=S-

0.1 0.5 0.9 

Figure 19-5 Shear Strength of Simply Supported Deep Flexura/ Members .:~ 

For design convenience, the required area of shear reinforcement Av and Avh in terms of the factored shear force ,!J 
V u can be computed using Eq. (11-30) as follows: 

The shear strength V n =V e+ V s must not be taken greater than: 

e 
for 2 S _n. < 5 

d 

At the upper limit of l 0 /d = 5, V0 = 10,ff{bwd (the same as for ordinary beams). 

., .•. 

•• o 

11.8.4 

11.8.4 

A strict reading of 11.8.8 would appear to suggest that no shear reinforcement is needed in a simp1y supported 

deep beam unless V:. exceeds el> Ve, which may be as high as cl>(6jf{bwd). However, a deep beam without shcar 

reinforcerrient is not recommended. Jt wou1d be more appropriate lo conform with 1 1.8.9 and 11.8.10 for the 
design of ~imp1y supported decp beams. · 

Design details for simply supported deep mem!Jers is illustratcd in Fig. 19-6. 

19-5 

·.~ 



w 1 

''"'HHHH-t 
1 

'· 1 

L 1 

1 

1 

_A 
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r Critica! section fo ~ 
shear (uniform load)' H 

0.15tn 
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As_j 

tn 

p 
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• Use sama shonr rolnforcementthroughout span. 

S ~d/5 
~ 18" 

1 ~ 1 
1 V 
1 

1 

- 1 

a 
1 

1 

~j 
O.Sa 

/ 

Íl 
'-

_A 
y 

Av= 0.0015bwS 
Avh = 0.0025bws2 

=rs2 ~ d/3 
$ 18" 

' 

~See 12.1 0.6 for 
ge details anchora 

Critica! sec tion for shear 
(concentrated load)' 

Figure 19-6 Design Details for Simply Suppor1ed Deep Beams ( l nld < 5) 

11.8.3 Continuous Deep Flexura! Members 

For shear design of continuous deep members, the design procedure is the same as for ordinary beams. The 
. maximum factored shear force Y u is calculated at the critica! section defined in 11.8.5. The factored shear force 
V11 must not exceed lhc shear strenglh proviclcd by lhe scction <j>(Vc +V,), wherc Ve may be computcd from 

either the more complex Eq. (11-5), or the simpler Eq. ( 11-3), Ve= 2~bwd. Section 11.8.3 al.~o specifies that 

the design of continuous deep flexura! members must al so satisfy 11.8.4, 11.8.9 and 11.8.1 O. Section 11.8.4 sets 
an upper limit to V n· Sections 11.8.9 ami 11.8.10 spccify mínimum vertical and horizontal shear rcinforcement, 
rcspccl i ve ly. 

Thc flrst stcp in thc tlcsign is 10 check ir V11 is lcss than <j>V e• with V e cgualto z.Jr[ bwd. Ir thc shcar strcngth 
providccl by thc concrete is not adcquatc to carry thc raclorcd shcar force V 0 , calculatc <1> V, for mini"""" shcar 
rcinforcement and add to <!>Ve. Using the mínimum shear reinforcement of 11.8.9 (Av= O._DOI5bws), th'e shear 

strength Eq. ( 11-15) reduces lo 

V5 = 0.0015fybwd 

= 60 bwd for Grade 40 bars 

= 90 bwd for Gmdc 60 bars 

Note that the mínimum shear reinforcement of 11.8.9 is greater than that required by Eq. ( 11-13). The shear 
strength with mínimum shear reinforcement bccomes 

lf thc shcar strcngth with mininñun shcar rcinforccmc111 is stillnot adcquate, the more complcx Eq. ( 11-5) can be 
u sed to calculate a higher concrete shear strength, or additional shear reinforcement Av may be ádded to in crease 
the shear strength of the section. Using Eq. ( 11-15), therequired shear reinforcement is: 

Av = Vu - <!>Ve 

S <j>fyd 
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t Sh= "'"''"'m'"' moy bo ~,;w olo•g <ho l~g<h of '''" ti ro. 6nll•ory '=m" """''''· o ml•lmom Moo o/ 
~- both vertical andfuhorizont

1
al reihnforcemen~, A~- anf-dAvh.- in accordance with 1 L8.9 and 11.8. 1 O must be provided 

- r- throughout the 11 span engt , Jrrespecllve o shear force coilditions. Note that the spacing s of the vertical 
[ shear reinforcement Av mus! not exceed d/5 nor 18 in. (somewhat closer maximum spacing than that pennilted 
"l. for ordinary beams). Note also that the !Jorizontal shear reinforcement Avh does not con tribute to the shear 

F- strength V, for continuous deep members:·-
fk. 
~~- As for simply supported deep members, in continuous deep members, the shear strength V n must not be taken 
, . greater than: 

O' 
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Example 19.1-Design of Deep Flexura! Members 

This design example has been adapted from the PCA publication Design of Deep Giniersl9.2 and modified in 
accordance with the ACI Code and the Strength Design Method. The publication may be u sed directly to 
dc~ign dccp mcmhcrs hy the l'lltcrnalc Dcsign Mcthnd, or it may he uscd to locatc thc tcnsilc rcsuhants and 
dll·ck crnrking umkr thc Sucn¡;th lksi¡;n Ml'lhod. 

An interior span of a continuou~ dccp girdcr is shown helow. 

Width of he:uu ami support h .. = 15 in. 

Uniform loads: Livc load= 10 kips/ft, Dead load= 10 kips/ft 

r~ = 3000 psi 

f, = 40,000 psi 

l~--------~'"~=2~7'--------~~ 

Calculatións and Discussion 

l. Determine if deep beam provisions apply 

ilL = 27 
h 15 

= 1.8 

ilL For tlexure: < 2.5 
h 

ln 
5 For shear: - < 

d 

Design for tlexure and shear must satisfy deep beam provisions of 10.7 and 11.8. 

2. Design for Flexure 

a. Determine moment stresses (at servicc loads). 
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Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

Refer to Reference 19.2 for design constants: 

e = 3 ft, L = 21 + 3 = 30 ft 

E = e 
L 

= 
3 

30 
= 1 p = H = 15 = 1 

JO' L 30 2 

20.000 
w = 10+ JO= 20kips/ft = 

12 
= 1667 lbs/in. 

w 1667 
- = -- = 11I.IIbs 
b 15 

wL = 20 X 30 = 600kips 

From Figs. 2, 3, 4, and 5 (Re f. 19 .2), the service load stresses and the magnitude and 
location of the resultan! T of the tensile stresses at mid-span and support are deter­
mined as follows (plus indicates compression and minus tension): 

• Mid-span 

Stress = coefficients from Fig. 2 X (wlb) 

Top stress = +1.07 X 111.1 = +1 19 psi 

Bottom stress = -1.31. X 11 J. 1 = -146 psi 

Tensi1e force T, = coefficient ffom Fig. 4 X wL 

= 0.12 X 600 = 72 kips 

Location of T from bottom of girder = coefficient from Fig. 5 X L 

= 0.06 X 30 = 1.8 ft 

• Surpnrt 

Sllcss = cocJIIdcllls llllllll'lg . .l X (w/J,¡ 

Topstress =.-1.25X 111.1 = -139psi 

Bottom stress-= +9.32 X 111.1 = +1036 psi 

Te!'sile force 1' = coefficient from Fi~. 4 X wL 

= 0.23 x 600 = 138 kips 

Loc~tion ofT from bottom of girucr = cocfficicnt froml:ig. 5 X L 

= 0.33 X 30 = 9.9 ft 

1 n_a 

Code 
Reference 
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Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

. 'pSI 

T 
. ~T.::.= 

= 138 klps 
Centrold - Centroid 

"' f N.A. m "S 
~ 

-e 
+1036 pSI 

At Mid-span At Support 

The variation of the stresscs with rcspcct to thc dcpth of thc mcmber, as shown in 
the figure, can be obtained with similar calculalions. 

To avoid cracking at scrvi<·c loads, !ensile slrcsscs should not cxcccd thc modulus of 
111pturc. 

f, = 7.5../f{ = 7.5.J3000 = 411 psi> 146 psi O.K. 

Dcsigners using thc Allcmatc Dcsign Mcthod of Appcndix A may procccd dircclly 
with the flexura! designas outlincd in Rcfcrence 19.2, calculaling the required 
reinforcement from the !ensile result;mts <D and distributin¡: the rcinforcement 
approprialcly. Thc following proccdurc is in nccordancc wilh thc Slrcngth Dcsil?n 
Method. 

b. Determine required moment strengths. 

Wu = 1.4 (10) + 1.7 (10) = 31.0 kips/ft 

@ mid-.<pan (Rcf. 19.2): 

= 
31 X 302 {1 • 0.1 2) 

24-
= 1 151 ft-kips 

@ support (Ref. 19.2): 

wuL2 
(1 • E)(2 ·E) 

24 

19-10 

Cede 
Reference 

Eq. (9-9) 

Eq. (9-1) 

----.._ ., 

':_ 

3c · · 



. -.. 

Exampfe 19.1 (cont'd) Cafcufations and Discussion 

= 
31 X 302 (1- 0.1)(2- OA) 

24 
= 1988 fl-kips 

Critica! scction for shcar = 0.1 S X 27 = 4.05 fl from facc of suppon 

Factored moment and shear diagrams are shown below. 

418.5' 

+1,151'' V u= 418.5 • 4.05 (31.0) = 293' 

-1,988'k -1,988'k 
293' 

418.5' 

Fclctored moments "Factored shear torces 

· c. Determine ncxur.tl reinforcemenl. 

• Method 1-(using full effective depth d) 

3 
d = 15.0- J2 = 14.75ft;assumej, = 0.9 

@ mid-span: 

As = 1151 = 2.41 in2 
0.9 X 40 X 0.9 X 14.75 

Use 4-#7 bars (A,= 2.40 in.2) 

@ suppon: 

A,= 1988 = 4.16in2 
. 0.9 X 40 X 0.9 X 14.75 

Use 2-# 10 and 2-#9 bars (A,= 4.54 in.2) ., 

Loca te primary reinforcement A, (lop and ho!!om) as clase 10 tension face as cover 
~11HI otlu:r rt:illfon.:clllt:lll allnw . 

19- ( 1 

Code· 
Reference 

.. ;:: 



Example 19.1 (cont'd) Calculations and Discussion 

Method 2-(using depth to !ensile resultan!) 
'· .. 

@ mid-span: 

d = 15.0- 1.8 = 13.2 ft; assume j. = 0.9 

A, = 
1151 

= 2.69 in.2 
0.9 X 40 X 0.9 X 13.2 

Use 6-#6 bars (3 ench face; A,= 2.64 in.l) 

@ support: 

,, = 9.9 ft 

1988 
= 6.20 in.2 A, = 

0.9 X 40 X 0.9 X 9.9 

Use 14-#6 bars (7 cach face; A,= 6.16 in.2) 

Rcinforcemcnt dctcnnincc.l hy this nu:thod should be c.listributcc.l in the total !ensile 
area, approximately centered on the resultan! !ensile force. 

d. Determine mínimum horizontal and vertical reinforcement in side faces of girder. The 
mínimum "wnll" type reinforcement will be used in addition to the primary !ensile 
reinforcement. 

Horizontal reinforcement: 

= 0.0025 X 15 X 12 = 0.45 in.2/ft 

Use 115 @ 16 in. (cach facc), A,,= 0.46 in.2/ft 

Ve11ical reinforcement: 

A, = 0.00 15b.,s 

= 0.0015 X 15 X 12 = 0.27 in.2fft 

s S: ~. 3bw• or 18 in. 
5 

Use #4 @ 18 in. (each face), A,= 0.27 in.2/ft 

19-12 

Cede 
Reference 

10.7.4 

14.3.3 

11.8.10 

14.3.2 

11.8.9 

o 
: 

::, 

!? .. 
:~-

:: 

; 
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,¡.· 

;· .. · 

.. 
¡. 
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Example 19.2-Design of Deep Flexura! Members 

Determine the required shear reinforcement for the simply supported transfer girder supporting the single 
column shown below. Column loads: dea~ load = 200 kips, live load = 250 kips. 

20" 
r--J 

fé = 4000 psi 

fy = 60,000 psi 48" 

6'-0" 

~-----------1_2_'-_o_·----------~~1~'-_4~"1 

Calculations and Discussion 

l. Determine if deep beam provisions apply. 

el ~ 48 - 5 = 43 in. 

~ __ 12 X 12 
= 3.35 < 5, deep beam provisions apply 

el 43 

Code 
·Reference \11; 

11.8.1 

2. Determine critica! section for shear (neglect uniform dead load since it is small compared to 
the concentrated loads). 

11.8.5 

0.5a = 0.5 X 6 = 3 ft < d = 3.58 ft 

3. Determine shear strength without shear reinforcement. 11.8.6 

Eq. {11-28) 

= 0.85 (2.J4000 X 20 X 43)/1000 = 92.5 kips 

V 1.4 (200) + 1.7 (250) = 352 5 k" 92 5 k" · N G u = i . . 1ps > . 1ps . . 

·, 
Shcar strcngth providcel by concrete $Ve is oot adequate to carry the factored shenr force 

V". 

4. Check maximum shear strength pennitted. 11.8.4 

19-15 



Example 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion 

e 
For ....!!. = 3.35: 

¡J 

V,, = !_ (1 O + in.) Te' bwd 3 d v•c 

Vn = !_ (10 + 3.35) ..)4000 X 20 X~ = 484 kips 
3 1000 

cpvn = 0.85 (484) = 411 kips > 352.5 kips O.K. 

5. Determine shear strength with minimum shear reinforcement. 

Substituting minimumA, andAvh into Eq. (ll-30): 

= 0.85 ((0.029 X 43)- {0.001 X 12 X 12)] (20 X 60)/12 = 94 kips 

<!>(V,+ V,) = 92.5 + 94 = 186.5 kips < 352.5 kips N.G. 

6 .. Determine shenr strength <PVc using more complex Eq. (11-29) at.critical section. 

V.c =. (3.5- 2.5 M u) (1.9$[ + 2500pw Vud) bwd 
V11 d Mu 

At critica! section: 

352.5 X 3 
= 0.84 

Vud 352.5 X 3.58 

3.5 - 25 M u = 3.5 - (2.5 X 0.84) = 1.4 < 2.5 
Vud 

A, 14.0 OO Pw = = == . 163 
bwd 20 X 43 

ve= 1.4[1.9.J4000 + 
2500

(0.0IG
3
)](20x43)11000 = 203kips 

O.R4 

$V0 = 0.85 (203) = 173 kips 

cpvc = 173 kips < <P(6Kbwd) = 0.85 (6.J4000 x20 X 43)11000 = 277 kips O.K. 

19-16 

Code 
Reference 

Eq. (11-27) 

11.8.9 

11.8.10 

11.8.7 

Eq. (11·29) 

.·• . 

:, ., .. 

·-.. .. · ·., 

1-
·~: 

L 
L 
' ! 

11.8.7 '')r 
• 

3'( • 



Example 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion 

cp(V, +V,) = 173 + 94 = 267 kips <,352.5 kips N.G. 

Greater than the minimum shear reinforcement must be provided. 

7. Determine required shear reinforcement using Eq. ( 1 1 -30). 

= ~ (1 + ~] + ~ (11 - ~] 
s 12 s2 12 

Y u - «PVc 352.5- 173 2 = = 0.0819 in. /in. 
«Pfyd 0.85 X 60 X 43 

Use minimum horizontal reinforcement: 

A,h = 0.0025bws2 = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.2/ft 

s2 :5 ~ = 43 = 14.3 in.< 18 in. 
3 3 

Use #5 @ 12 in. (each face), A,h = 0.62 in .21ft 

Avh = 2 X 0.3 Í 2 
.::..____:..:=...:. = 0.0517 in. 1 in. 

s2 12 

Av ( 1 + 3·35) + 0.0517 ( 1 1 - 3
·
35). = 0.0819 in.2Íin. 

S 12 12 

Av 
So1ving for- = 0.1349 in.2fin. 

S 

A, = 0.1349 x 12 = 1.619 in.2/ft 

d 
S :5- = 

5 

43 = 8.6 in.< 18 in. 
5 

Use #5 @ 4 112 in. (each face), A, = 1.65 in.21ft 

Altematively, decrease the spacing of the horizontal bars to #5 @ 9 in. (each face), 

Avh __ ·2 X 0.31 2 -----=- = 0.0689 in. /in. 
52 9 

Av l/l + 3·35) + 0.0689 ( 11 • 3·35l = 0.0819 in.2 /in. 
· S · 12 12 ) 

19-17 

Code 
Reference 

11.8.8 

Eq. (11·30} 

11.8.10 

Eq. (11-30} 
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Example 19.2 (cont'd) Calculations and Discussion 

$(Ve+ V,) = 173 + 94 = 267 kips <, 352.5 kips N.G. 

Greater than the mínimum shear reinforcement must be provided. 

7. Determine required shear reinforcement using Eq. ( 11-30). 

[
l+ !.n.l [11

- !.n.l = Av d + Avh d 
S 12 s2 12 

V u ·$Ve 352.5 · 173 2 
= = 0.0819 in. /in. 

$fyd 0.85 X 60 X 43 

Use minimum horizontal reinforcement: 

A,h = 0.0025bws2 = 0.0025 X 20 X 12 = 0.60 in.2/ft 

s2 5 ~ = 
43 

= 14.3 in. < 18 in. 
3 3 

Use #5 @ 12 in. (each face), A,h = 0.62 in.2/ft 

Avh = 2 X 0.31 2 = 0.0517 in. /in . 
. 52 12 

Av (1 + 3.35) + 0_0517 (11 • 3.35). = 2 0.0819 in. /in. 
S 12 12 

A 
Solving for _r. = 0.1349 in.2/ín. 

. S 

A, = 0.1349 x 12 = 1.619 ín.2/ft 

d 43 8 6. 8. s ~ - = - = . m. < 1 m. 
5 5 

Use 115 @ 4 1/2 in. (each face), A, = 1.65 in.2/ft 

Altematively, decr~ the spacing of the horizontal bars to #5 @ 9 in. (each face), 

Avh __ ·2 X 0.31 2 
= 0.0689 in. /in. 

52 9 

Av (1 +3.35)+0.0'>8"(11-3.35) = 8 2 " " 0.0 19 in. /in. 
S • 12 12 

19-17 

Code 
Reference 

11.8.8 

Eq. (17-30) 

11.8.10 

Eq. (11-30) 



Example 19.2 (;,;ont'd) Calculations and Discussion 

Av 
Solving for - = 0.1048 in.2/in. 

S 

A,. = 0.1048 X 12 = 1.257 in.2/fl 

Use 115 @> 6 in. (each facc), /\, = 1.24 in.2!1'! O. K. 

8. Check shear strength provided using #5 @ 9 in. (each face) for horizontal and #5 @ 6 in. 
(ench fnce) for vertical shenr reinforcement. 

.¡.v, = 0.85 (21 0.1) = 1 n.c, kips 

.¡.(V,+V,) = 17.1+ 17R.6 = 151.6kips ~152.5kips O.K. 

IJ. Both horizontal and vertical sh,·ar rcinforccmcnt rcqnircd at thc critica! section must he 
provided throoghootthc span. Sec reinfnm:mcnt dctails bclow. 

Use #5 @ ') in. (each facc) fnr horizontal :md 115 !i.•> 6 iu. (cach facc) fnr vertical shcar 
reinforcement. 

Note: The main flexura! reinforcement must be anchored to develop.the specified yield 
strcngth fy in tensiou nt thc facc of the support. 

20" 
11 1 #5@9"H r 

9-#11 " 

1 
115@6" 

1 

1 

-4-~ .A-
V 

~----1=2'-=-·0_" ___ ,.,1'-4"~ 

.. ~ - Reinforcement Details 

19-18 

Code 
Reference 

Eq. (11-30) 

11.8.11 

12.10.6 
12.11.4 
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17.5 RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL 
EL CORTANTE HORIZONTAL EN MIEMBROS COMPUESTOS SUJETOS A FLE­
XIÓN SE CUBRE EN EL CAP 17 DEL CÓDIGQ. 
LAS FUERZAS DE CORTANTE~HORIZONTAt:' ACTÚAN SOBRE LA SUPERFI­
CIE DE UNIÓN ENTRE LOS ELEMENTOS DE LOS MIEMBROS COMPUESTOS 
SUJETOS A FLEXIÓN. ESTAS FUERZAS HORIZONTALES SON PRODUCIDAS 
POR EL GRADIENTE DE MOMENTO DEBIDO A LAS FUERZAS CORTANTES 
VERTICALES.EN LA SECCIÓN 17.5.1,SE REQUIERE QUE SE TRANSMITA EL 
TOTAL DE LAS FUERZAS CORTANTES HORIZONTALES.GENERADAS EN LA 
SUPERFICIE DE CONTACTO.EL CÓDIGO CONSIDERA QUE LA RESISTENCIA DE 
UN MIEMBRO COMPUESTO ES LA MISMA YA SEA QUE ESTÉ APUNTALADO O 
NO. 
LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL SE DEBE'INVESTIGAR EN TODOS 
LOS MIEMB~OS COMPUESTOS. CUANDO Vu > o(35bzfl ), EL D!SEÑO SE DEBE 
HACER SEGUN 11.7.4 (CRITERIO DE CORTANTE POR FRICCION). ESTE LIMITE SU 
PERIOR, SE INCREMENTÓ DE o(24.5~ ) CORRESPONDIENTE A LAS EDICIONES 
ANTERIORES. 
EL LÍMITE SUPERIOR DE LA RESISTENCIA A CORTANTE HORIZONTAL DEPEN 
DE DE LAS CONDICIONES DE LA SUPERFICIE DE CONTACTO. EL REQUISITO CO 
MUN DE TODOS LOS CASOS ES QUE LA SUPERFICIE DE CONTACTO DEBE ES----­
-TAR LIMPIA.Vnh < 5.6 bo(l ,CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO SE DEJA 
INTENCIONALMENTE RUGOSA(17.5.2.1) O, CUANDO SE USA UN MÍNIMO DE CO~ 
NECTORES (17.5.2.2). 
CUANDO LA SUPERFICIE DE CONTACTO ESTÉ INTENCIONALMENTE RUGOSA Y­
SE PROPORCIONE EL REFUERZO MÍNIMO DE CONECTORES : 
Vnh < (18:2 + 0.6 pj)lVJ 
(18.2 + 0.6 p f) < 35kg/cm~ 
rv = Av/sb 

SI: Vu > o(35)bd, EL DISEÑO DE LA SECCION SE DEBE HACER USANDO EL CRITE 
RIO DE CORTANTE POR FRICCION (SECCION 11.7.4 DEL CODIGO} 

~ 1.0, PARA SUPERFICIE INTENCIONALMENTE RUGOSA 

~' 0.6. PARA SUPERFICIE USA 

LA SECCION 17.5.2.5, FUE INTRODUCIDA EN LA EDICION DE 1992,. DEFINE EL 
PERALTE EFECTIVO PARA DISEÑO-POR CORTANTE HORIZONTAL COMO LA 
DISTANCIA DE LA FIBRA EXTREMA A COMPRESION AL CENTROIDE DEL 
ACERO A TENSION, O 0.8 DEL PERALTE TOTA DE LA SECCION COMPUESTA. 
ESTO ACLARA LA DEFINICION DE d PARA SECCIONES COMPUESTAS, 
HACIÉNDOLO CONSISTENTE CON EL DISEÑO POR CORTANTE DEL RESTO DEL 
CODIGO. ESTA SECCIONES SIGNIFICATIVA PARA EL DISEÑO DE MIEMBROS 
PES FORZADOS ENl..OS QUE EL PERAL TE VARIA A LO LARGO DEL MIEMBRO. 
EL CODIGO T AMBlEN PRESENTA UN METO DO AL TERNA TIVO PARA EL DISEÑO 
POR CORTANTE HORIZONTAL EN LA SECCION17.5.3. LA FUERZA CORTANTE 
HORIZONTAL QUE DEBE TRANSMITIRSE A TRAVES DE LA SUPERFICIE DE 
UNION DE LAS PARTES DEL ELEMENTO COMPUESTO SE TOMA COMO EL 
CAMBIO EN LA FUERZA DE TENSION O COMPRESION EN UN TRAMO DE VIGA. :!>'i 
CUANDO SE USA ESTE METODO. LOS LIMITES DE 17.5.2.1 A 17.5.3.1, SE APLICAN, 



,, 

SUSTITUYENDO Ac POR bvd EN LA EXPRESION. LA SECCION 17.5.3.1TAMBIEN 
REQUIERE QUE EL ACERO ESTE DISTRIBUIDO PARA REFLEJAR EN FORMA 
APROXIMADA LA VARIACION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL 
ELEMENTO. ESTE REQUISITO ENFATIZA LA DIFERENCIA ENTRE EL DISEÑO DE 
MIEMBROS COMPUESTOS SOBRE CONCRETO Y ACERO. EL DESLIZAMIENTO 
CORRESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ENTRE UNA VIGA DE ACERO Y UNA 
LOSA QUE FORMAN SECCION COMPUESTA ES GRANDE, LO CUAL PERMITE LA 
REDISTRIBUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL MIEMBRO .. EN 
MIEMBROS DE CONCRETO QUE FORMAN SECCION COMPUETA CON LA LOSA. 
EL DESLIZAMIENTO CORESPONDIENTE A LA RESISTENCIA ES PEQUENO Y POR 
TANTO LA REDISTR!BUCION DE LA FUERZA CORTANTE A LO LARGO DEL 
ELEMENTO ES LIMITADA.POR TANTO, LA DISTRIBUCION DEL REFUEZO POR 
CORTANTE HORIZONTAL DEBE BASARSE EN LA DISTRIBUCION CALCULADA 
DEL CORTANTE HORIZONTALFACTORIZADO,PARA EL CASO DE MIEMBROS 
COMPUESTOS DE CONCRETO. 

CONECTORES PARA CORTANTE HORIZONTAL 

DE ACUERDO CON 17.6.3, SE REQUIERE QUE LOS CONECTORES ESTEN 
TOTALMENTE ANCLADOS EN LOS ELEMENTOS INTERCONECTADOS 
CUMPLIENDO CON 12.13. LA FIGURA 1 MUESTRA ALGUNOS DETALLES QUE 
HAN USADOS CON EXITO TANTO EN ENSAYES COMO EN LA PRACTICA. 
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J-. ..ieneral Shear Design Method 

by Micháel P. Collins, Denis Mitchell, Perry Adebar, and Frank J. Vecchio 

A simple. mufi~d mt'tlwd is prr:'senud for llrt' .tlu·ar dt'.H.I(II ol hmh ,,,._ 

\lf'f'Ht'tl t"OIICrt'lt' memlu-n ct/111 ntlllfJrr.Hrl'Hrd nmnt•tr m.·ml•n 1 Thr 

mo•tlll'll 'tlll ''''"' mr•mlwr.\ Hlh}•·t'lt•d lo 11 twl lt'll\11111 ot 11 • ,,,¡ , "lllfll•' • '" •11 
,,,¡ lll'CIIS 11/l'lllbn,\ Wllh u mi u·11ho111 ,.,.¡, lf'lll}tlll'f'lllt'l/l. Jiu· ,¡,., i1uli"11 ,.¡ 

tht' 11u:tiUJJ 1.1 .llflllllllln;:,·tlam/lht• ¡ttC'dilliotl\ uf thr 11/l'th,.,J .,,,.o om¡•o11'.! 

''''" thflll' uj Jiu· t'Wit'tlf ¡\('/ (i~til· 

1\.cyword~: óll!!!l~:~atc llltcrltll'k: :.J.\Ial hl.llh; lnuhhll!! ~,;cull'\; n:td, \\otllli 

.md !<~pucing; rcmluu:c..J cun~.:•ctl!; \lu::tr Mn."ll!!lh, 'lructur.ll d~:''l!"· 

Thc shcar d~:..;i!!ll pro\'i~ion..,; of tl11..· 191)5 ACI ('odc 1 
l'tlll­

. !··• uf ahoul -U c1npi1it:al t.:qn:tlion!-. 1111 tlilk11.:nt typc' t•l 

··s unO Uillcrcnt types or luaUing. SUilh.' ol \1¡ hkh ~l!t.' 

iiL .d in Fig. l. In 1973. thc ACt-ASC"E Shc;u 
Commlltcc2 cxprcs!-.cd thc hupe that thl''i: '\.le!-.1gn ll'~ula· 
tions for shear strength can be inh..·gratcLI, ~i111plilicJ. ;.tnJ 

given a physic¡ll signiticam:e." A~ !-.hown by thc !!rowth 111 

the numbcr of ACI ~he<~r dcsign equations (sce Ftg. ~J. th..: 
coúc ha.\ not nn.:l thi' <.k,irahlc p.o;d lt ¡.._ inh.'lt..''lin.c lo nutt· 

th<ll, p1ior lo IWJ.l, thc ACI ... Ju.:ar tk ... igu fUtiL"nluJt' \\",1, 'u 
simple that only tour cyuatiuns wcrc rcyuircd. 

MoM of thc !-ohcar <.Jcs1gn cyuation!-o givcn in~-"~!!- 1 \\t'l•' lll· 

uoduccd in ctthc• thc 1 1J(J l 111 1 tJ7f l'ditron of thl' t\t ·¡ ( ·,u k 1
· 1 

Thcsc dcsign cquatious wc1c ttevclopcU in thc pclltiJ fulltnv­

mg the 1955 :J.ir-furce warehousc shear failurc~.'i anJ rl'i.\ ort 
the traditional conccpt of ;,1<.Jding a concrete contribution \ ·. lt • 
thc ~hcar rcinl"on:crncntcontributiun V\ L'¡lkulak'd ou thc h:t._¡.._ 
üf the 45 deg truss eyuauon. 

Since 197 J therc has bccn an intensivc resc~ud1 el fort ~~ir1H:d 

:.~t improving Ues1gn mctho<.Js for shcar (">Ce Fig. 3). TllL' ll'· 
-.c01fch has ~how11 that, in general, thl' angk ol incltnalit''' ul 

he concrete ~o·omprc~!<lion is not 45 dcg, ami th~ll cqu.tliPn" 

.Jascd un a \"~riablc :.mglc truss providc :1 nu,¡¡·~o· l"l'aii~tk !la-." 

.or shcar dc:-.ign. In ;.u..IJition, tests of rcir11orcctl t:om:rl'lc p;tn· 

.-!!-. !-.ubjct:tcU lt• purc !<!hcal' iiiiJli o ved tlll' lllltk'r !-.l:ulUJII)! • 11 tltl' 
,trcsS·!<!lr..LÍII ch<U~J<.:tcri~til:s of di<lg\m:ally crad,\·d Ullll"ll.'!t'. 

!' · •rcs~·:-.twin rdatrml!-ohip' ruad ... • ir pn ... !-.ihk· tu tk\t"/11p 
,, • cal lw•dd, cdkd tllc nunliltt·d l."tlllll'll"'-'it•ll lwl.t 

ltcm · _1~1! ¡uuvnl ~ap:rhk of :ll·~o·watdv Jlll'thL"IIII~! lite ll"· 

[Xm~C,: ·uf rCJlllul -:cd (;(lllLTCI•..' :-.uhjcL"tl'd :ti !-.hC~II. 

The objective of this papcr is to present brielly a ,;mplc. 
general ~hctlr dcsign lllt'thod h;¡-.<.'J 011 lhl' ruoJiJ icd n 1111p1t':-.· 

Mon 1 il'IJ thcury. Thi:-. Jt'"'!!ll llll'lhod, ll"'-·~.·utly llllll•tltll ~·~1 hy 
Collin.'i anJ Mitdu:ll.7 has hccn :uJoptctl h~ thl' 01\l.llltl 

Highway Uridge Dcsign Cotk.
11 thc Can~1Jian Sland:ud' .'\~· 

~od:HÍ\lll Com:n:ll' 1 k.._it.!n (_ ·~ tdt·.'' ~111d tlll' AAS 111 <) l. R 1· f> 
SJlC.:l'lliL"iltion.s.' 11 Th\.· lllt:lhu~l b ~Uilllll:u ill'd in 1 i~. 1 

SHEAR RESPONSE OF CRACKED CONCRETE 
Tests o!" r~.·inl"orn·d l"t wnetl' panCI'i MlbJl't·h·c! 1t ~ 1 111; r ,¡11.':\1 

hl'l' Fit! .. 1) dt•nttHhll:ltt'd th:n t'\l'll alll'l" l·r.r\·~n~·-·. 11'11'1k 

Sti"C~!-o('~ t.:Xi!-ot in lhl' l"UIIl'll'IL' anJ that thC,t' ,t¡L"..,"•l'' t:lll .._jg. 

nilic;ullly increase thc abiJity oJ' ll..."lllfOrl.·ed l'Oilt"ll'h . .' htl~·,j,¡ 

~hcar strt.:!-.SCS. 

Crat·~e-<1 n.·inforet•d •.ultt:n:tc ti:IIISIIIit' lu.1d rn .r ll'l:rll\\'ly 
l·omplcx manncr ill\Oh ing opc.:ning or du ... ur~ 11J prc-~-,¡,,. 

ing cra~o·ks. formation of ncw crack~. intt:rfacc 'hl·~u li:lll,fcr 
at ltiU~·h n:tc~ Muf:tn·'· ami Slg_nifil·:uu \·:ui:1111•n ~~~" lh~.· 

''''-''-'"L"' 111 r~..·inh•r~.·in~· h;u, dnl' 1u lh111d. \\llh th.· 1~~:·11.-,t 

'tcd .... tll'!-o'l':-- Ol"l:UIIiug. :11 t·r:td\ hll-~tnon,_ IIH' •n••,hlrl·,l 

L"Uillprl'S'IOil ficlJ llltllkf :ltl\."lll¡>IS (O I.':Jjllllll' lih' L'"l'llll:l( 

IL':!IUil'' ol lhi.._ hch:n 1111 \\ Hilntll l.'Oil~tdl'ling :rll "' lhl' dt·· 
(;¡¡J .... "((Jl' l'l:tl."k palll"lll j~ hkaiill'd ;¡:-, :1 'L'IIl'' 11! ¡•;ll:t/lt•J 

cracks all ~ccurring al angll' t:J lo the longitwhnal dir~.·t·tion. 
In licu uf following thc l."lltllpll'x stn:'~ vari~llttHt'- in thc.: 
-:rad>.cd t·onnctc. unly thc ~1\ ~.·tag:e su es' "'att· aud thl' "'"-'"S 
M;.llc ata <.:1ack are Ctlll,idl'll'd jsel' Hg. ·Hhl :md ...¡(l"II.·A' 

the~c two ~tates of ~trc~s are o.,tatically e~uivalcnt. thc 1!1'' o( 
tcnsilc strcsscs in tht.~ L"uncrct~ at th~ eraL: k mu"1 ht' rcplace<.J 
by llll."rl.'aSl'd ~tccl ~tll'"'il'~ or. alter )'idd111!! of "tlllll' tlf thc 
rcinfutl"l'llll'llt atthl' n:trL h~ :-.ilc:tr~tll'"l'~ ontb·n.t.:J... rn­
tcrfacc. The shear ~trc"~ tltll l'i.lll hl' tran,mlttcd a;.·n...,, thc 
t:l:.ll-~ will l>c a fuucliun of th1.' na<.' k \\iJth. Nutl' th:11 'ht•ar 
strl·~~ on thl· crack i1uplit·s that thc dircctioli t•l J'lllll"IP:tl 
!-.lf-.:!-.St'" i" th..:: <.:Oill."ll."tl' ch~lll~l'S :11 ti u: l"l ad .. lut-~11 itul. 

\( / \llfl</r""/ )o!flltru/ \' '11 f"o• l. J 11111.11\ j \'1•11,111 l'r<l(o 
r: •••. , ..•• Jww 17. t•t•ll .......... h"l\o"d ,,,,,., lu .. lttul•" l'lll•lo •. u •. -.. r~.t-. •. '•'1'1 

1orlrl · · 1'''" .\out"'''"" 1 ·,,., ,, r.· trr t11011o \11 oi~lu' h ·• ''' .1 "'" lu,lun• 11 •. o-• •• ,.,.. 

••1 '"1'""' ourl," 1" "'"'"·'"" '' o4•1 ''"' ,1 '""" 111,·, "1'' ,,.!u 1"•'1''" r '' l, 111<, ,.1 •'1" 
'"""''' llllll•c"I'Ulol,..lo~·,l 111 ¡l¡,· .... .,nnf,•¡ llolo."llllot:l 1""1• 11/ \, .• ,,/,¡•,¡/ 1 ·· •••,¡ 1 ol 
ll"HI\l"J f"o·, Jul) l. ]'1"1(• 
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H,,., .. , 11: <·.,u,, 1.1( l. n H.d,,-,.¡,,, "'"m"' ¡•,,.,, ,,.., .,¡ ('n•d ~;.¡,_1(¡,~,.,-m¡: m,,..,. 

¡., .. , '"· • ,,¡ ¡,.,,.,u,. ¡;.,,'"'" <"•m".J" U.· n" "" m/•,·• ••1 ,\CI e,,,,,,,.,. f~X. e,.,,. 
• ,,.,,. (;.,,,¡.,," • ¡/,.· \CI r;..,¡,,, 11l ,\otnlllo'> C'""llll//<'o· uohc-umnllfl<'' '"" llu:h·P¡-r-

1""'"1"• • C ''"• •• h w1./ JOHII .\(1-ASrf: Coll/111111< • .J.J5 Slirar unJ Tonum llr n 11 

lllttl,/•, 1 • / ¡1¡, ( oj/jololtot/1 \lom,/,¡lo/, -\,lr>o h!l/1111 ('.,,IIIIHI/t'<' /rtr t/tr /Jnu:tl IJ/ Íl<ll· 

,¡,¡, '""·¡,,' 

Th~ avcr.1~c principo.~lrcnsilc slr4.1in E¡ in thc cracked con­
crete J.<. used as a .. damo.~ge indicator" that controls the aver­
ugc rc:n..,il!.! slress.f1 in the cracked concrete. the ability of lhe 
<ll:tgon:llly cracked concrere to carry comprC.<.'\IVC srrcssesf;: 
<.~nU tht:: .... lh.:ar .<.lrc .... s vt; that can bc·mmo;;mntcd across a q\~ :' 

Oct~u \t1h /¡l'// rH 1 u " f'rrlfnJnr "' tht• o..,,,,,;,,.m of Cu·J/ E•1ginrrrmrr uuJ 
.\¡•t•f¡, ,/ \f,, '"""' • .a .IJ, G,/1 UmatrOif\ 1/,· "•• 111o ,,¡,,.,uf A.C/ Cmmmlll'tr .JU.~ 

Ho•t/,/ d•.,//1, < ,.¡,,,.,, 111 ••1 A', m(tJil. <'lrll'/11, ,¡n,f :H'I \ \( ·¡ Cmmmllo'l' .J.J.~ .. \JI<'ur (lf/t/ 

¡,.,.,,,, ff, •• t }¡,.,,.,,,¡¡¡ ••/ti¡, (',m,,.f¡,m \¡,m,/,,.,¡, ''"'' ''''""' (·,.,,,,u,-•·1••• t/w 

p, "~·11 '., ( '"" ,, '· ''"'' /rfl<'> 

The principal comprCssive stre .... s in the concrete/:! is ¡-·· 

cd In horh the prrncipal compressive strain E2 and the princi­
raltcn .... ih: .... rrain E¡ in rhe following manncr fo;;ee Fig. 5(a)J 

·H / 1/h ml•o/'o·rrr \¡/,·har 11 <111 OHII(Jtl/<'/'1<1/<'""' mlfl<' nr{"'llrlmt'/1/ 11jíu·if l:'tJ~I­

<Io , • .,,.,. ,,¡ ¡/" 1 '"', • •<1< u/lfllfnh íofuml•w. \wu ""', 1, { '•'"'"'" 1/1' n ,\,·o lo'l<ln 11{ 

¡IC 1 t •'"'""11', i 11 /,,,¡,,1'"''" N,·n•l·"'' 1 ·,,, ,,,, ¡;,,,¡,.,.,, "'"''"'"' :H 1 t!\l'i: 
' ..... , ... 1. 1 ,,,,, ,¡,¡, "~" ,,,. 111}<111< ,¡, ""' ,,,,. 

ACI <~l<'lllllo'l Fra1d. 1 \i't<dua u a pmjrnnr 111 thc· Oc·l'artmt'nf ojCu·•l Em(lllt'r>mtr: 

olllho• l 1111<' r>ll\ ,,¡ T"""lf•• 1/o· u el trlt'mh,·rt•l "C/ Co•tllllllffl'cl .J-11 Rr>mfi•n ,.,¡ Ctlll• 

, to'lt e ••lwm" ,,.,f I.J7. 1- 11111< Fkmnu Att•tll .,, ,m,/ o•! tire· ('/.'H Co<mtull<'<' "" (',,,. 

>11/it/t> o \J,~/,1111~ 

AC/Msthod 

v. = l',. + v, 

Non~Prestressed 
1' - (1.9 ¡¡; + 2500p. v.d) 

Boums ' ~~~~- b,.,d but 
l;;d .,.-. 

F7l 1 \'t ~ 3.Sfi:b.,d or V = 2IJ:b,d 

t ' ' 

t. ¡; = ~~~~ ¡; S 8 ¡¡; b,d • -----· 

' 

·-

Prostressed Be11m• -(oaff • 700 ¡;_d)b,d but 2fi[b.,tl!: 'v, 
"'· 

1.0 

v, • s/1,·-b.J 

=o sfl:•.J or \'e = \'ti 

1 1 
V¡.U,.,. 

t V¡+-¡¡- but ve. <: 1.7fl: b,J 
MU 

F t and l',. ~ '' .... = (3.5 ¡¡;-~o 3/IN')b.,d+ v, 
''.f~tl 

811: b.d 1' = S • • -
Axial Compreaslon 

=(-917:• V.d ) sndShesr v, 2500p. ---- b d 

1t "· N (4h · ~-) ., 
• 8 

35ff b,d ¡, 11' 
v, < +-!!..__ 

SOOA, 
1 

1; - <, r,~ 
< aff b,d 

~ • 

Axial Tons1on 
~- 2 ( 1 s:O·A)ff b.J snd Shoar ' = + 

r ... ..,...l ' 1 
·~ - ~-- ¡-' <' ( ', ~'~li~ s aff h,d r .. lv 1' = 

' • 
·---

Detailing Rule• 

• Rulnforoement shall extend beyond the polnl et whlch lila no longer requlreCI to reslst flexure 
lora dlatance equal to the ellecuve depth of !ha member or 12d,, wh1ch 1S _::'later ... 

• Flexural relnfarcement shall not be terminatcd In a tcnslon zonc unlcss 

• shear at cutoff :s 213 ,!hear permlned, or 

• st11rup oroa. A.,,ln cxc.ass or that requ1red ror shear and tors•on, 1s provided ... 
.•• A.,~ 60b.1U1 ··- s S d18fjt, or 

• for #11 b4rs or smaller: Shear al the cutoH s 314 she.ar perm1nad and continuing 
rclnforcemanl provldes double lhe area rf'qulred for Uexure at the cutoH 

• Al s•mpte supports and pomt9 of rnllectlon, the dlameter of !he poslllve momenl tenelon 

1 

remlorcement shall be hmlted so lhat ·" .. 1¿ S T • l. 
• 

r • ~, 1 rv·· ~ 

( 1 ) 

(2) 

General Method 

v. = l',. + v, + v, 

v," ~¡¡; b,d, 

V = A..,J, J cot8 
r S • 

whete (3 end 9 are functJona 
of the strain. C

4
, shear stress, "• 

and creck 3pectng, # 

WhO«< v .. -V, •= b. d. 
and 

M
11

1d ..... 0.5fN,+ V.,cot9)-A.,_/,... 
e = F., A, ... t-:,.A, • 

Dstsillng Rules 

Longitudinal steel must be 
delalled so that 

,\/ s. 
A,f1 + A.,.,f,.~ ~ tJ,;, + 0.5-;¡-

(1~ + -.¡. -o 5 V.- v,)cot9 

! 
j 
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HUM·~f:.A 01· EOUATIONS FOA SIIEAR DESIGN IN ACI CCDE 

Fi.f.!.. 3·-UC'H'tlrt h ullo .ÍWfo'l r!C\Il'/1 .11• lftmi.\ 

--·-· 12 
1C>- -7---
1
'rL)/'i7 __ 

,. --1 .-1 ,t 
~'-· 1/J·l---

11
, " ' / 
·.¡,./¡_ __ ;p· /---
" . JI . •, r 

jt~; ... q .. '1--l: ... __ 

(s} Panel loa&:Jea m Shenr 

!, -·· 

¡:} roca/ str<!sses at Ct.Jck 

Fig. 4-Rein{on:cd ccmcrcte pmtdx .wb)t•CJnlw '""''r 

Fn1rr. ~· ( 1 ), rhc prindpa: comprc!-.:o.in: !<.Ira in for the h:a:.Ji.ng 
. :")n of thc .... tre ............ ,r • .U•J rd~l(:\ln~hi r is 

38 

·' 
_t\!lLJ •..:r.tckiilt:· l!ic p111h.:ipa! klc~<ir: :,I.Jl'~ ..... lli l!lL'lPIIl'II..'IL' Jj is 

rt:l.m:d io th1.· principaltcn,ik ..,11 ~,¡ 11 r 1 <·.~ Jül1~ •·.·:-. / 'l'L' h~. 5th 11 

/¡ = 
_1, 

(4) 
1 + J~u6:~ 

V.iiCI': ~;¡l~ ( . .'l:tCh.lll~ \IIL'S'\ /,, (.';HI be takcll ,¡.-.. ""~íl:' rs1 
(!.1.33 ¡Í-; \H'1). h1r lal'l.!l' \'alul'.; nfr 1. lhl·crad,.; \\111 hl'<.'U:ne 

•J· ' ~ 

\1 id:• a11t1 1:1..: mag1111thk (ll/ 1 wili ht> !..:tHIIH•lk·d hy thL' yil"ldmg 

ol l!!c ll.'llt!.,,;.,;ml'nt al th~.· ciad; ;uHJ hy thr.= abili:~ lnll.lll\lllit 
\lh·~r '-!res~·:~;\'" ;¡~,.·¡o;-." IIIL' nad.c~l int('rfa.:c ¡-.L'e F1~. 5lb)j. 

'1 he ~!Jc;tr 'illt::~.., lhat (.111 he uansmiucd ,y·;o-.~ the L'J<td.: rs <1 

ILIIlt'll•ll, (!L 1:1c u.!d., \\ Hllh u· and !he ag;!IL'g,u ... -.~.·~· 1' 1;-.cL' Fi!!. 
-l(l')l, ;.¡-, :!1\lll h~ 

1' 

" 

' 1 ( '¡-,., 
-· l ~J ,. 

O .. ' + 2-lu~ 
a + o.c..~ 

p:-.i ar.d iu. (5) 

i·~·r ¡•.U · 1 .I!HI tlllll ur 11:., h'flLiú.: t~•1.· 2.1 (• b:. ti. 1 S .~.ul ;Jt~ 
u (.3 h) 1 (l. 
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(a} Sottening of compresslve stress-str11in curve dut~ to 
transverse tensile stram 

Eq.(6) 

e 1 el aack slip '1 

(b) _Average lensl/e stresstu In crn&ked concrt~ltt as 11 tunctlon of € 1 

Ftg. 5-.)'trc.'\.\-.\lrllin relation.'ihi¡n /fn· cracked concrcte. 

lf thc ~rirrup~ have reached thdr yidd srress anú the 
e rae.: k hcgins to ~hp. the averagt: lt'n~il~ ~~r~~s in the con­

•:ll'tt•/1 ¡, lilllill'd In 

l' 1:10 tl ... (Ó) 

Th~..· PI'-'' itlll' ... rn:-'-'·-'lr..lin relatum,Jiip,, 1t ~~l..'thcr wilh cquilib­
ritun ;md Ltllllfl.IIJhilily. can he U!tCÚ hl p1 ~d1t:1 the load-ddorma­

uon n:.,p<lllSI..' of Jcmtorced concrete hc:un-' :-.uhjecred ro !\hcar. 11 

In addiiJtl/1. lh'-''1..' n:lauon .. hips co1n lx· u,l..'d a" lhc ha-'i" for non­

lllll..'i.tr fltllll.' dl..'ttll.!ill tonnulation-'. 1 ~- 1 1 

DESIGN OF STIRRUPS FOR SHEAR 
In ;1pplyin!! thc llltllhfi~d cnntflll'"Ínn lidd lhc.:ory to !he dc­

sign of ht:~llllS. 11 is appropriale 10 makc a numhe-r ot simpltfying 

as~umptitlth. A~ 11Jusrrared in Fig. 6. thc shcar stresse~ are 
a:-...;unh.:d 10 h._· 11111lnnn over thc: t:fkt'II\'L' ... hl.";.tr arca h,tl, .. Thc 

hight'"' J,•u~tlthlut;ll :.ltain f, tll'l'lltting \\ilhin th~o: w• . .'l) '' 

u:-. ... ·d lt•L·akular,.·¡J¡~ pluh.:ipal h..'n"'k :.ttaill r 1. hlrtk..,¡gn. r, 
..:~111 hl." ·;tpptii\ÍIIl.th.:d as rhc s1r;1in 111 1111.: l h.:xurJI 1cmitlll rc­

infort'L'IIIL'tll. Thl' t.lc-lermin<~lion of r, lt11 a nonprc:•~~rc~ ... cd 
bt:am ¡,.., illu .... tt'.llcd in Fig. 7. Pur ;¡ p7l."..,lll'""t:d c.:ounc-lc IIIC111-

hcr. rh..: l'lliiL'I'CIL' :-..urrounding ~he rcinltth .. 'l'lll&.:llt will rcmain 
an c.:ompr~.- ........ ¡,,n umil rhc aprlicd h .. ·n ... itHI t:xcccd.., rhc prc­

~uc ........ J,.,._·..: .\
1
., /

1
,, .. whl."rc.f, .... , is 1h..: .... ,~~..: ....... in 1h..: h!núon "-ht:n 

th..: "'IIIOIIIhllll;! l'&ltll..'rL'IC i~ at/atl.'\11'~""- Jnlit.:u of mor..: a(­

L'lll ;.u._· ct kul;ttt,•tt.'\. 1, ... c1n he 1.1h·n ''~ l. 1 Clttllll."S }~ ... 

H..:ncc. lor d..::-.i~n 

(a) 
Cross-sectlon 

(d) 
Bloxiol stralns 

In wob 

(b) 
Shcar 
stress 

(e) 
Longitudinal 

stralns 

(e) 
Tonslon In 

wob rcintorccmont 

Fig. 6-lleam .whjectL'd tn shear. momenr. ami axial load 

"'(~-(' 
~-T 

Momenl =M jrl v 

,.1~~0.5!1', . . 

···-··-·
0 

·- -o.s.v,. 
:;tlf:¡¡r - 0.51'u colO 

m -O.SN., --N, -osN • u 

Axial Load 

Fig. 7-l>('fermiumion t!{.Hrain E1 .for IWilprestrc'lsed beam 

E,= (M/d,.) +0.5N.,+0.5V.,cm8- Arfr">O (?) 

E\_A\ + EPAfll 

atthdlly. thl." principal tcnsilc strain E¡ can Uc related lo 
rhe longitudinal strain E,. the direction of rhe principal 
COilljlfl."'.'\iVC Stress 9, and !he magnitude of the principal 
(."tHIIJHt:"i'·~ .... train e~ in thc following manncr 

(8) 

1 knn:. a~ thc longirudini.JI ~Ira in E.r hccomc~ largcr and the 
inL'IIuauon f.:1 of thc princip;¡J comprcs:-.ivc ~tre~~cs becomes 
~lnallcl. rhc "damage indicaror" E1 hccome~ li..lrger. The 
llOJIIIII.d :-.hcar !-!lrl!ngth VI/ora mcmhcr c.:an he exrressed as 

( 

( 



( 

( 

n ![''! 1 A ,f, = I'..J.I, J,.c ,. + --c/,.cot8 + V
1
, 

\ . 
1 <)) 

Frorn thc c\pn.;~'HIIl' for thc ;p.·cr:l!!l! h.:n,ik ''H''" in lht.· 
·Jc:kcd cunnctc !Eq. (4) :JJHJ (6JJ, thc tcn!-oik !-.llc~~ l;~t.·tor 1~ 

... an be dctcnnincú a~ 

p = 4cott) < :!.Jú 

1 + Jsooc 1 - cu + 24w 
a+ O.úJ 

psi ~nd in. ( 1 ()) 

For MPa and mm units. rcplacc che 4 by O.JJ. che 2.16 hy 

O. 18, and che 0.6J by 16. Thc crack widlh 11" is l"kcn '" 
the crack spacing times thc principal tensile ~train E1. 

It can be seen from the previous expressions for B that 
as the tenstlc Mruining of thc concrete inr.:rca\cs (i.c .. r 1 
incrca!'.C'). thc ,¡¡¡;;u thatc;¡n he 1c'i"tcd hy tcn ... ilc ..,IIL''-"­

c' in thc cum:rct..: V, Uccrc~ISC\. '1 he valuc ufthc JHÍih.:ipal 

tcnsilc M rain r 1 will UcpcnJ on thc magnitudC!oo of tht.• lnn­
gitudirwl !'.train r,. thc principal co111prcs\ÍVL' !'.ll':un ~"!· 

anú thc indllli.llion t:t uf thc priudpal :..trcsscs f!"'~cc ElJ. cXJf. 
Slrain t 2 can be founJ from Eq. (3). In using this cqu~uinn. 

thc principal comprc!"'':..tvc stfC"i!"''f2 can he con!"''crvativcly tak­

en as 

¡, = r(can8+cot8) . ( 1 1) 

V - \' ¡•= _ .. __ ,, 

h,.tl,. 

Frorn Eq. el J. (XJ. and 11 1 J. F 1 Ctlll he CXflll'-"'cd "' 

/ . 
Table 1-Values of 8 and p for members wcth web 
reinforcement 

.. l.nn~itutltn<~l c;¡r;un r, x HHXI 

r: so S 0.25 S U .50 S I.IXI S 1.~0 
,.-,--

S ~ 110 

9dc~ 1 '27.0 '28.5 21J .o ]6 CJ 410 -no 
S 0.050 

1 ~ 4KK JAlJ 2.51 2.2J I.'J) 1.7.:! 

1 .l1IO 
- - . 

O ..Jcg 2711 27 . .'i lCdl .JIHI '-' 11 
S u.07S - 2~-6 -----

fl 4.MS J.OI :!.47 1 l)j) 1 (o) 

e ..Jeg :!3.5 16.5 )0.5 )6.0 3:< 11 JIJ.II 
SO. lOO 

p 3.26 2.5~ 2.JI 2.Tf-J 1.71 1 -15 ---- --- ... -
UtJq~ 2:'i.ll 211.11 l2.11 lCdl Ho'i 1711 

.:!;; U.I5U '---:-:-'·- --- ----- -- --·- -- -
Jl 2.55 2.45 2.2H HU 1511 1 ~-· ---

e t.lcf! 1 27.5 31.0 .n u J..J 5 35.11 )Cdl 
'.200 

~ 2.45 2.JJ 2.111 1 .'iH 1.21 ) fNI 
·-tftlc1; :'111.0 :n.o .n.o J5 S JH.5 -11 .'i 

S 0.250 -
~. ~Jo 2.01 11>1 1 40 1 .. \U 1.25 

40 

To u:-.e Eq. (YJ to dl.:'tcrnunc thc requircd slln11Jl"· tlh..'lk-.J,S:ncr 
nccds 10 Uctcnninc ;¡pp•np! i:tll' valUC!"'' of e ami li h 11 11 u ... pur­

poo,c, T<~hlc 1 givc!"'' ~uitahlc \"ahiL~s uf 8 ami ji~'' fulll·ti•u'' • ,r tl11.· 
longitudinal strain r;:md thc shcar stres" lc\l'l rlt,' \\"hik• llll' 
vahu:~ in T~1hlc" 1 \\L'IL' ctkulalt.'d as..;m¡uug ;¡ d•.t;~tllt.tiL·I:IL·I... 

~racmg of 12 in. (JO) 1111111 ami ¡¡maximum :l!!,t.!tq.':lll· 'ill' pf .V 
4 in. ( 19 111111J. it j..; lx:lcL'vcd thatthcsc v:Jillt.'S ;u e ·'PJl'''l'll:ttL' for 

thc full range of bciilll' nmtaining stimzp,. 
Thc U valucs gin·n in Tahh: 1 lmvc bccn L"J¡o ... L'n h' III'Ltrt.~ 

that tllL' !"''tirrup sira in r, ¡.,. atlcast equalto 0.00~ .111tlte~ in'liiL' 
that.lor highly ~tn:~ ... l·d IIIL'Illht:rs.thc princip;!l l"PIIIJ'It.·~,¡\'~ 
~tressf:! in thc com:rctL' Uot:!-. not exceeJ thc l't tl'hl ng ''' t.'Hgth 
f 2mnr Within thc r:m~c of v:Jiucs of 8 lhat ~ati ... t~· thl'!--1.' IL'­

quin:mcms. thc v;¡Jt¡c, ~in·n in Tahk 1 willrt.·'ul! in d~'"L' lo 

thc srnallcst anwunl ni !"''lh . .'ar rt.•infnrn•mt:nl. 
Whi-le the valucs in Tahl~ 1 can he applicd toar angt.~ of 

values of EtanO 1'(/;' (c.g: .. 9 = J6 dcg ami O=:! 11') l";¡n he 
u!"''rU proviUcd tlwt r, ¡, not prcatcr than 1 ... lO 

1 
:111tl t/(' 

h 1101 !!IL'O.IICT !han 0.10). lhl")' WCfl'l'alcui;lh'd 1111 thc ll{l· 
pcr hmits of thc r:m).!t:. Linear inlL'rpolatiull hl·t\\n'll lh.; 
v:lhll'S gi\'CII in Tahk 1 l'tltdd he uscU. hui it ¡.., u ... u.tll) 1101 
wo1th thc dfon. 

At a p:uticular ~~:cliun ol :.1 mcmhc'r suhjl·l"ll·d 111 \",. ,\/11 , 

and N,. the requircd !'-hcar strcngth is Uctcrmint.•d 11<1111 

1 1 .¡¡ 

where che slrenglh rcduccion faclor <1> can be caJ-,·n "' 0.85. 
The amount of sti11 ups rt.~quircd at thc scctillll C:lll thl'n h~ 

found from E4. (9) '" 

1' 
1',?.---! -- \-' -V q, ,- 1' 

1151 

While this calcul:llion is performed for a p~u1a:ul:1r scc­
tum. a ..;ht.·o•r faiiiiiL'l":HI~l·tl h~- yichhll¡.! ol lhl· 'ttltUfh 111-

vni\.T" yicld111g lhL· ll'IIIIOil"L'IIll'lll O\'L'f a ll'nf!lh PI la·:tlll 
ahout el, cotH luug. llt...·ut·L·. 1 he calculat ion!'- Jpr Pm' ,l·ct ion 
c<~.n be t<Jkcn as Jcprc!"''L'nting a length of hca111. c/,~ot8 
long. with the cakulatt.•d SL~ction bcing in tht.• middiL' of 
thi!<! Jcngth. Thus. nt.·ar a !<!Uppnrt. thc fir~t 'L'L"IIPil tn ht• 
checkcU is the !<ot!Ction U.5c/,.cot6 from the bt.:c of thc sup­
port. Near conccntrated loads. sections clo<..cr than 
0.5d,col8 10 che load nccd nol be checked. ¡\,a 'implifi-

-- calton. thc tcJm 0.5ri,L·ot0 may be takL'II :1~ d,. SinL·c 
1963, the ACI CudL~ has rcquired that al lcast a minirnum 
arca of stirrups he providcLI whenevcr \', L'.'\\."C'L:"d"- one­
half of lhC ShC~If ql"l'll~lh JlHH'idcd hy llll' nllll"ll'IL'. f-'or 
thc dL'sign lllcthod lliL'~t...'IIIL'd in this papt.'l, 11 ¡.., ll't."lllll­
IUCntlcU that a minimum arca uf stin11ps be prm idcU il 

· v, >o.)<!>< l',. + v,.> 

whcrc rhc minimum 1C4uircmcnt is 

A / 
' '> () 7'ff·• . -,--·-.·P" 

) ".\ ( 

(ió) 
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DESIGN OF l.ONCill"UDINJi.l AEINFORCé:JIENT 
17i!!. X 11/il:•ll.llt''\llu.! inllHc.•u<.:c ui ,,hl'~l/ 'm IIH." h'I''>Jh• f...t..:l'' 

in lht· hHl,:!lllldmal n:Jtllo:cr:-J:r._•ut \VIuk 1hc Jl!nllll..'lll 1.-. /1,'1" 

OJI (lh,: \lflipl<: :O.UJ)ptHI A. lhl.!'rt' ~lllllh..'L.'d:-. 10 h-: C.:OII·iUc.:!.t:lh~ 

IC'hlllll 1!1 lh~ I:Ht!!:nuJihal n.•infnn: ... ••Jll'lll 11.:-ar ll:c ~~~Pr••n. 
Tht' ll'•fuÍ•,:d :cn:..IO!I m rhc h,,¡¡nnJ r~nllnn:~nu:nt a~ Suppon 
B l·.m be ,J:...·h.·nnuJcJ (ro:uriJ~ free hody di~•frarn in Fig. Sftl) 

hy t~·L1n~ ll·oJil'{'nb ;¡hn1.~f f\•iut C ;u¡d il'• ... ttnHP.f' tha¡ !he :~g­
grq•alt' 1111::rlnd-. fnrt·•: 1r11hc L'J':Kk th;ll t:onlrihUil:S lo\', has 
;¡ 'IO.:_t..:li!!ihl..: IIOIIJ¡h'lll ah(•l!l Pnllll e h•¡ lhi ... IIOIIprc:.lft':,:..l'd 

h~·.~lll ii!L.' tr.:u,¡k• lurt:t: H .. 'quir,~tl al lh.: I·IIIL.'fCdgl' olthc hc~•r­
lllg ¡¡¡·,.;;¡ !!-

( 17) 

Fq t' l 7¡ ,~;\'"-'" th-: atiJ:r¡,·,n:ll t~.'n.\HIIl duc: ro .··k:•Jr. Ht•nct:, 
::ti¡;¡ 't:~·~ion <:ouhj~.:tcJ te :.1 :;hl•ar \'11 , •• ltlllllll'nl ~1;1. andar.:..:>~.­

iaJ toa t.: N,, f1·,.:' ¡.-,,lf;1m:in:J.I rdnforn:mr.:m ~m th..; lk.~.tJrJi 

IC.L,jp¡·, ~.tdt: 11:· !"t.' ¡¡¡~,·ml't r IJliiSI ~Ltii~l'y 

\' 1 l _:_.~--!'.51' -1' )COlO(\~) q) ' J' 

.\1 ¡n;t\Ílllll.ll wn:,\t.:f\1 lllcalinlh, fiiL" :-.ltc;,u furl'C dt:mc,t'.\ 

~~l~n ;.ul-1 h..:lh ~o·. dit: mdu•alilm ol dtt.: di~gt•nal cou1prc~~ivc 

:-.tr .. ~:-.;o.~'! 1"11;.11!~"-"· ,'\t dirc-ct ... uppon:. ;:ml ~mini lo:.~d.s. thi::, 
:.:han~·: t•fllldlll,l!i~•n i~.;1.'-:-.o.:i:ul·d \\llh ;: fan--'h~ped p:~uan 
tll (;.•lllp::.'v·!~·.' ,,t, .... ,..,L'.., J.¡;Jj;!lillg JI\II:J Jhc roiniiOad 1~1' th.t: 

d;~o.:ct :,:¡¡·;)1111. :¡.., ~irm.,n :n ~ig.l'l(¡¡). Tim. IJnnmg ot thc d¡­
~!:_!ül:al . ..:u..-_,,~.-, rc:J¡,,_:c:s the lt.!'n:-.ion i11 lht.: longinuJrn;.:/ r;!in­
kr..:~.·n,~,·,,¡ .. ·.w.~ .. ·d hy rttc ~.ht•:Jr 11-~-- ;mg!c t) hrcomJt::, 
~fc.'(;p.:n. Du( lo rhi~. cff..!L:I. rerhion tn rh:: lt'in:orccnlt>:Lil Juc" 
not ~ <-:C't'tl th~r dtJt' il.o 1:1\:: m;¡ximwn momenl alonc. 

ME~18!:RS 'vii!THOIJT WEB AEINFORGE"M::ONT 
(¡Jt \,¡lt.,i!t•·.! ¡/¡._ !i j,¡.·¡·¡,·, t!I\L'IIIIl J ,¡1·.1..: J. 11 1\•a, .h:O.Uflh'd 

thar 1l1t' .!i.J::"n.d ... r.•·.l,s 111 "cf,, l:l n~l:tiumg -'liJnlp~: would he: 
:-.p;ltt'd .dltJIII 1 .!.111 \ 10·1 Jlill"•'· ap;U1 j'¡IJ ill•'lllhCl-' lit~( t.'llllf;liiJ· 

;ug \t¡,:h .~.·inhll\ t·.•.~t:lll. :In\ ;,¡,...,IJillplit•nlll:l) lk.'lilll'UIIS~~.-'.::.nvc:; 

h-.•~~· ..... , ..... ,,. ~I'P'•';''! ·h: l••lbC 1h: p f;l"-'ull:-. iu Tahl: 1 lti•:v.,J. 

U~IC 1111' ~.h·,,!· :-.llt'IIPI• ¡;f Jo,:n·.!·,er:-. t\ i,J¡\hof weh rcw(ouxm,:r.t. 

f ,,r llll'llll~-, ... \'-'''' ''~' 'li:r:tp:-.. rt:~.· ••hili1~ nfthcu:¡t.".::·.·d l.'tiii­
Ch''•' !.• :1.uhlllil .:¡,;~~= t:- p:11:::•,11y go\·~nh·.l hy ¡1¡~, ·.-hlih nlthl' 

dt~,.:.~:.,n.ll 1.1<~• .._!'l¡:.c.:r· f'.: 1 IPJJ T!.c l :~.1: ··, :•I•h .:Jo tx· l.~ten ;¡s 
!h.:- :"lllt.'i!'::! ka"i:i~ -rr:1i1: t: 1 mul!.pi•..:J :1> ,;,t: .;:-J\~t, \p..:d:-Jg 
H::~. · ·. l•1r ., l!;\ C'l v: ¡,,,uf f 1, rr.~~ ,¡¡c::u: :. ~'l:f!h \\ t~i he ;l fur.~·­

f¡.,,, 11r ¡:¡l· ,:r.,.,J ~l'~~t.:i11g \'.llh ll•ui\.:..\\1•.1.-IJ !-~jl.Tt'd .. :r.·d.~ rc­
.;nl:.n¡•. ,,~ im,-.,·r ..!1 :ar ca!'acuies. 

l·i[!. •! ili:•.'!l;t!\'' !L• :.~ .. '-t:.l•p!i.u" 111:1dv :1: ¡f:i..; d .... it'.IIIU~Jhod 
·:• :1~'t n:.u:;. ilt: \ t'.u: ..,.¡·~~-~~~~: h11 iiiLii':'~o'!' h'•IJ:.,ul •,filrtlp"i, 

. •b~,.· dl.l::- o;~,¡l '· ~ ::~. ¡;..¡ l•.:i!l ¡, ..... 1/11~ r~hlfr..: 1\ l~kiy •.p::ct:d a:-. o ~lp­
•.:• lt\ .. /l'IP l'h·: l'l .•t 1, .... ¡~:" ~~~g \\ ¡,. '11 fi .·. tl(~ th F h ,·;.!kd \ '. 

nd d¡,, '!'·''::¡•¡~ '"' ¡uin •• u.Jy :t fu•lt'IIOII ol :j!..; 1:1 hllli!:lll d1.,. 

. ~~n~ ... , •...•• ¡ o'o! ·'· :!llo.\ 111¡! har\ 01 1-cl·•l''l: lt'llllo".':fil-' !la;,, .111(: 

.: • .; •:.' 11 ./. 1 :.:,.•\'' ~J:l•l/'t•lh' 
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(~ ;QS\')cotV .,, j_' 
---~ __ s.--

l:i?. ,·; --ill.'ilit'llCI.' r~f .\lwnr on fr.n t·_,. in /o•!,>?,irudu:o/ rdn-
f,.,; · •r/1'11/ 

Ti·u: f'ador ~{. whi··h is the indi\',iln; of th\! ahillly of the 

cr.td .. L·ll l'ti/ILTCil' Hl(l¡lll-'ntit .\IJl~ar. ¡..,a r,,n:-[Hlll (Ir O, f l• and s,. 

1 ;n: : · i \ , ·11 v ;¡ IIIL'" of r 
1 

omd .\ 
1 
;mtl a ~. ll11s•:n va LIL~ ol' O, 1!1•.: factor 

!i 1.',111 h:.' L':tkld.IIL'd ilolll ElJ- t'J), lltll, ( r·.~) :u!d: I_1J. 'f~hlc 2 

!!~.¡, tlu: v~tluc~ of 6 rhal will res!tl! iu tll-: h~:;hc~-< !~ values for: ( · 

1 Ja...l .. ~.·d t'OOlTt~fc. The ¡i valuc\ in Titbl~:: u •• ,.,l: dr:-rive.J :!SfiiUm· 

IIIC 11·: 1 thL llliH.illhU;I <~gt:r.:!-'all. ">it.t: ¡1 lA ol', '·11 m i !9 mm). 

1 :nw.::vcr. 1he t:.~bui:~!eJ v.1~ut's ean l:e u.·.t:d f.)r oH;r.:r .-.¿gregate 

~r~.;..·, oy ll'•-111g •• n ~·qui\.~tlcnl 'p:;t·ing ¡':tr:l!;letL~ s,<. f..;ec E4. 
(!In 1 ""l'h ¡bar 

1.38 
=s ----

-la·t-0.1}1 
In. 

t·~Jr 111111 lllul:,, r.:pl.a.·c thc 13X hy ~5 whl 1!\.:. iJ (,~by 16. FDr 

n.cmhl'l''. \\ i1h.uu w::ll-di ::nl"un.::J C!.,d. Cí•,Jifdl rcmlorccmc:r.t. 

¡J¡, u.u J.. ~l'·win:! p:tLIIJt•.·ln .\, will in~ll';¡·,~..· ;¡·, th~· mcmher !>ii:tc 

lllnt..·:¡ •l'"· 11 '-' :tpn;ul·l\1 ltolll Tahk:! t!J.ll 1.11 incr\~a....c m x, rc­

\HI!·. in;: .kcr:.:;"i! 111-'hLarc;.i.p~cíty. 

('\'H•illl"in~ cviJc.:¡lCe ¡•.f lhc redti:'!¡on in C:ho.!:!.f :.tfi.!\S 

~,·:tp.,,.,¡.' 1!1::1 uc:cur-' ,._., mcmhen :•(•·r:¡J¡e /;¡¡gcr w:.s pro­

'.ldL\! hy aP. exrensiv~ experim•:lll:d :Jrtlgt~t>Il t::Oil'.fucted 

in !Jpan hy ShiO)'il. l!t al. 14 ·1., ; .. tht: rro_.!r¡¡l:l, lightiy re­

!III"IIJ(.;Cd hc:un' witholll o;tir:ur:-. .md h 1víng rff~.·ctiv·: 

tJ:prJ·.:. ,/ r~nging frcm 4 ru 1 J X iu ( 100 ro ~dt.:O mm) were 

ti'!Jlllf.Jd)' lnatlcd ~1:1til failun.!. Fig. IOc:Hnpnr('S 1hc oh­

'n 'l d i.!iitlil.' -'fll'il!'" :.lrc.,:-.>..:!'1 i('f nnc.: -'CI ic' of lit"-'"C ll:.!illll~ 

\\J(\¡ i!lt.: r .. ;Jun.: .\lh"i/.\ rrc:dll'll'l-1 hy ~JOth tht:•!\'CJ) A(f 

C'o.l•· 1 ,. \prl's...rnn-' a:Hithc _!.!Cncr:d n,cttiod. l!r:nn he ~~en 

ll!.d 11 1.- f ii);L'.'\1 hc:IIH 111 fJ¡j.., \l'IIC:; f¡,jj¡-¡j ,¡¡ ;¡ -.,/tcar .\ÍfC~:., 

k·,.., JI¡;¡¡¡ ou•.:·half of lile laihm: "'l:c:u p¡,·dictc:d h}' IIIL' 
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sion \\111..'1~ lh~ ACI ~qu~lli,m:-.~..·an h~ 'ay unconsc:rvativc. 
On th~.: tllh~r lwnd. fnr unil'urmly ltwd..:d members. mem­
bc:•~ \\ ilh 1nl'linc:-ú prestrcssing 1cmJons, and memhers 
suh¡ú'll'd 1t1 high ~•xial tcn:-.itln, thc AC'I cquations c:m he 
C:l.lli..'IIIL'I)' l..'tlll.'\CI'VillÍ\'1.!. 

CONCLUSIONS 
h ¡, hL·lic,·~..·d lhat thc mclhod p1l."~Cill1..'d in this paper i~ "intc­

gr..Hl."d.'' ··:-.iu•plificJ.'' ~md giv..:~ ··., php.lc.tl ~ignilicancc"to lhc 
param..:h:r:-.lk!ing cakulated. For cx¡unpk. the shcar camed by 
len:-.ile ~trc:-.sl.!:-. in lhc concrete V

1
• is madi.! a function of the lon­

ginutin~•l :-.11-:1inmg mlhe weh nf lhc m~:mhcr e:r. As f, increases, 
\', dl'l..·l~,.·;¡~c-. lllt..'ll..'a:-.ing thc tll:l~lliludt: of thc nuuncnt or ;.tp· 
plying i.I\Í;tl h:n:-.ion iw.:reascs E, and ht..'lh.."l.!. decrea:-.cs Ve. Ap­
plying a>.ial ~ompre:-.sion or prc:stre:-.s or incrcasing the area of 
longiltldinall\.'inforl."ement decrc<t:-.cs E, ami hence. increases V(. 

A "-e y ti:;.uurc of 1hc ncw pruccdurcs 1:-. that they explicitly 
con!-.idcr thc inlluence of shcar u pon the longitudinal rein­
forcemcnt. lt i:~o believed that if engmecrs understand that 
~hc01r l'aiiM::-. ll'nsion in thc lon~itudin:•l rcinforcemcnt. thcy 
w111 "'' 11iJ :-.ou1c uf thc more: :-.t.:riou:-. dcl~tiling c-rrors th:H are 
~om~tinh::-. mallt! in currcnt pra1..·ticc-. 
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NOTATION 
A1, = :tr~·,¡ of pre~rres.sed lonf!IIUdin:tl r..:tulorcement on Rexuraltcn· 

'"'11 ''ll..: of mcmbt:r 
A, = ar..-a uf longttudtnal rcinfnrctng har-. un Rexural temmn side 

,,f m..-mbc:r 

A, = .u..:.t••f 'hcar retnlorcemcnt ~~ilhm Jt,tance s 
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: .-fl,'l'll\..:' \\1..'h widlh l:tl..·u .1' IIIIIIIIIIUIIl WCh WtJth Wilhlll 
Cllú'll\..: !<ohl.!oit tkpth e/, 
= dt,l,illl'l.! lrnm Cltlr..:m..: ~,.·nmpr..:"iun t•ht.:r tn ccntrmJ nf lungt­
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- ··lt.·, li\1..' 'hl·.u tll'plh t.tl.,·•• :t' lk\m.•l.ll·v~..·r arm wludltwC"d 
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= 'uc" m pr..::.trc:~!iocc.J lcnJtlll wh~..·n 'urroundmg concrete 1~ at 
lt.'HI 'trc-.s 

= dlú lt\C ''r'''!\ in rrc'ttl·,...,.,lll'lltl"u .ti ter .tllln~ .. c' 
- tt'o.&oill.lilt.'lhlk \lrl'" 111 •"1,1• l.úiltlll\'ll'IC 
= ptuKtp.tl~o·um¡lr..: .... h·.: .. u .. · .... m .. , ..... , ... ,.: 

= uu,hin~ ''r~..·ngth of Jiaruu.tll)' n.1dC"tl concrete 

= 11\t't.dl h .. ·i¡."lllnlllll..'llli'l..'r 
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:.. '1'·•~'111)! ul ,Jw.tr rt•infnr~·,·tn,·n¡ 

:: • 1.11 . ._ 'l'·ll'IIIJ; p.n:unclcr lut m,·milt.'l" wtlhuut 'llrrup' 
t of\11\,lknl \,lhl\' ti! f 1 loll h.;,uu' llho'll' .I¡'J!Il'¡!,lll' \lll'l' llnl 1/~ 111 

.:.. ,j¡,·,u ,u,·n¡!lh ¡uuvid~·.J hy ,, .... ,,k,¡,~·'"'' iull:•ll.cd .._,u,..-r~·l.: 
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- nunun:tl .. lt..::tr !\lrl..'llflh 
= vcrlll..'.tl compun..:nt 111 prc\lrC!\\ing 

,;, ~hear ~•renglh provtded by S.ltrrups 

= f..tclored ~hear force 1akcn as posttive 
= ll..'tl\llc ,,trcl>' fal..'tnr tnd!CUiing :th1ltty of cro~ded concrete 10 
lf,UI\IUÍI 1>hc,1r 
= pntll'lp.tl tcmih: !.lr.un in cr.ll.:.,cd cuncr.:h: 

= pnncipal compre~'>l\'e s1rain m crad.ed concrete 

=:-.Ira m in concrele whenfc reache~fr' 
= an!!lc uf mdin:lltnn nf prim:ip:IIL'OillfirC'"ivc Mrc~s in cracked 
~..·ucKt..:lc Wtlh rt.''lli.!L'I In lunt;llttdul.ll :u.i-. ulm..:mhcr 

= :<olf..:'ll¡!lh r..:dtti..'IIUU l..tl'IUr 
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1/erurnl 
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(b) Member wilhout stlrrups snd wJth concentrsted 
longllud/nal rcmtorcemenl 

(e) Member wlthout stirrups but wlth wefl distrlbuted 
longitudinal reinforcement. 

T 

.g. 9-/njiuence oj reinforcemelll 011 spacing of diagmwl 
cracks 

Table 2-Values of O and fl for members without web 
reinforccment 

LmiJ.:Íiuduwl Mr:.un E1 x IUUU 

'• 

su S 11 2:" S 0.50 S 1.00 S 1 '\fJ ::; ~ 110 
·----

& tk:g 270 21J u ]I.CI J-t o .ló O Ucg .1XOtkp: 
SS in. 

p 4.Y4 3.7~ 3.19 2.56 :!.19 1 YJ 

S 10 in. 
e dcg 30.0 34.0 .17.0 4U.U 4J o 45 o dcg 

fl ..¡_(,) .1.45 2.10 2.19 un l.h'\ 

81.kg 32.0 37.0 40.11 45.0 4X.O 511 O úcg 
S 15 in. 

p 4.47 3.21 2.59 L9X J.(¡) 1 -15 

S 25 in. 
e dcg 35.0 41 .o .J).O 51.0 '\.Jil 571ldcg 

fl - 4 JIJ 2 K<i 2.!6 1 ()9 1.-10 '" e_ - ---- . ------
5 50 in. 

u l.h.'g Jx o 4K.O ~n.o :W.O (¡\IJ (,(, Odq; 

fl .1 ¡(l 2 YJ I.K2 1.27 100 ll.K' . . ----- ------ -· -·--
- 100 U de¡! ..:~o 55.11 b:! 11 lJIJ.IJ 72 o 7''i.IJ dq~ 

"- -¡¡ ---- --- --- -----
J.-17 1 XX 1..1:'\ 11 X7 1) (¡ '\ 11 ~.: . _ _- ------.-.:ut¡::. Fur 1! V.JhiC\ 111 Ml'.1 muh t.ltHlic l;l\'l'll v.Jiuc\ hy /l. 
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PROPOSED SHEAR DESIGN PROCEDURE 
The general cquation~ of the modified t·ompn:s,ion fielJ 

thcory. which are intcndcd to account f<1r tlw eomplcx hl~­
havior of diagonally cracked conuctc. ~He nwre ...,uitcd for 
computcr solutum..., (c.g .. :-.ce program RESPONSE) than lor 
hand calculations. With thc 8 amJ fltahb. 1he method be­
comes simple cnough to sol ve by hand. fo1 th:'i,!-!11. thc stcps 
are as follows: 

Stcp 1-At thl" tk''!!" .w~.:tion. c:llt.·ulatt' tht· ...,ht•:u strt.·ss ,. 
from ht. ( 12). 

Slcp 2-Cak·ul:!lt' lhl·longinulinal :-.llain r, lwm Eq. {7). 
Stcp 3-For llll'lllhl'fs with weh reinfon.:cml'lll. dwose thC' 

valucs of e amll\ lttllll Tahle l. Ft~r mt'llllwt' withtlUI wch 
rl.-l!lfort·t•mt•nt. d!tll''l' llh· \':lhlt'' ol O :uull\ IHtlll Tahk ~-

Stcp 4-For lllt'lllht·J., without \\Th rcwlnaYnll .. 'lll. u-.;c l:4. 
(9) to determine the nominal strength. For mt·mhcrs with 
web reinforcemcnt. use Eq. (9) to detcnmnc the required 
arnount of web rcillfon:cmcnt. 

Step 5-Use Eq. (1M) tu check the capacity ol thc longitu­

dinal reinforcemcnt. 

EXPERIMENTAL VERIFICATION 
Thc ACI Codc -.;Ju:ar dcsign cxprcssiP"' Wt'll' ohtaincJ 

by first categori1ing beams and column!-. into thc follow­
ing groups: nunprestresscd members :-.uhJcctt•d to shear 
and ncxurc only: nollprt·srrcsscd mc¡uhl'"'' suhjn·tt·d tn 
axial comprcssitHI; JHIIIJliCStrcs...,cd lllt'lllht.'l' :-ottb.lt.'l..'lt.'U ''' 

axial tension; ant.J prestrcssed mcmhcrs. 
For each of thc prcvious group". an cmpiricllt:quation 

w:.1." Ucvclopc:d In pwvitk ¡¡ !!Otld fll 111 flll' :n aibhh: t•x­
pcrimental data. f\1ost of thc equations \\ere dcri\'cd in thct"" 
1962 ACI!ASCE Shcar Commlltee repon" using the data!:··· 
available at that time. 

In contrast. thc .o;hcar <.ksign mcthod in thi' paP,cr was 
Jenved from thc nwdificU comprc:-.,ion fit•ld tiH.'lll') that 
is based on e4uilibrium. compatibility. aru.J the· stress­
strain charnctcristics of cracked reinforccd nmcrcte. In 
this furu.lamcn1:1l :1pp10al·h. 110 Jittill!! l:h 111r" \\\'ft.' l'lll· 

ploycd to matt.:h thc fllt.'dil.:tiun~ tu availablt· lleam tesis. 
Thus. it is of con~idcrahle interest to compar~ the ~H.·cura­
cy uf thc cquation'i rt·sulling: from thi~ nr\o,. lllt'lhuJ with 
thc accuracy of thc trmlilion:!l AC"Ieqtr:tlion .... 

In Fig. 11 thc cxpcrimcl\lally Uctcrmint·d lailurc shears 
from 528 tests wcre compared to thl' failute ,"hcars predict­
cd by both the ACI c4uottions and the m~thotl prescntcd in 
thi~ papcr. Tht'st: tc-.;ts cnc.:ompass a widt• lall!!l' of. noss­
sccrional shapes. s¡zcs. material propcrtic~. and types of 
loading, as summarized in Table 3. The specimen• selecled 
were those that failcd primari-ly Juc to hi!!h shear stresses. 
Spccimcns with ~lwrl shcar span"' wcre exdutkli hecausc 
such membcrs shuuld be designed usmg cithcr !-.trut-and-tie 
models 12•17•18 or the ACI deep-bearn equatwns. 1 rathcr than 
thc ~ectional Jcsign :1ppwachcs dcscrihed in this p:1pcr. 

As scen in Fi!!. 11. thc propu~cu gt·uaal lllt.'lhod prl'· 

dit.:ts thc failurc ~IH.·~¡rs more :.u.:curatcly thanthl' cqu<.~tions 
of thc curren! ACI Codc. T;1blc J uulicllt'" situ:llions 

whcrc lhc ACI 'ht•:¡r dc:>.ÍJ!n mcthud <::111 he \·cry illal'l'U­
. ratc. Thcsc !\ituatioll' incluJl· l.ugc. liJ;htly lt.'inlon .. ·~..·tl 

mem!Jcrs and mcmbcrs subjccted to high axial n>ntprcs-
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CONSIDERACIONES GENERALES 

Esencialmente el diseño de columnas consiste en seleccionar una sección transversal 
,. un refuerzo adecuado para que la columna sea capaz de soponar una comh1nación 
reauerida de la carga axial factorada Pu y un momento factorado (primario) 1\!.,. ademas 
de tomar en consideración la esbeltez de la columna (momentos secundarios). 

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

kl" 
r 

en la que: 
k es un:~ factor de la longitud efectiva, el cual depende de las restricciones laterales y 

rot:~cionaics en los extremos de la columna, 

1 ,_es la longitud éntre los apoyos de dicha columna, y, 

res el radio de giro de la sección transversal de la misma columna. 

P:~r:~ propósitos de diseño. el término columna cona se utiliza para designar una 
colunma que tiene una resistencia igual a la calculada para su sección tr:~nsversal, 

empleando las fuerzas v momentos obtenidos de un análisis para la combinación de 
fiexiun ,. carga axial. 

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

ivlediante estas definiciones, puede considerarse que una columna con una relación 
de esbeltez dada, para un cieno conjunto de restricciones. puede diseñarse como columna 
con~. ,,,¡ como columna larga para otro tipo. 

lvlcdiame el uso de concretos y refuerzos con mayores resistencias, así como con los 
metodos de diseño más precisos. es posible obtener secciones transversales de menor 
tama1i''· dando por resultado elementos estructurales mas esbeltos. 

Por lo tanto. en el diseño de columnas. una consideración de gran imponancia. es la 
de contar con procedimientos de diseño confiables y racionales para tomar en cuenta la 
esbeltez de estos ~lementos estructurales. 

3 
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Ejemplo de aplicación del diseño de elementos cortos sujetos a flexo­
compresión, en los cuales no es necesario tomar en consideración los 
efectos de esbeltez. 

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

La columna tiene una altura libre entre apoyos, de 2.30 m. en ambas direcciones, y 
respecto del eje fuerte se flexiona en curvatura doble, en tanto que respecto al eje débil 

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

refuerzo. con /, = 4, 000 kglcm 2
• El marco del cual forma parte la columna se encuentra 

auesado (no experimenta ladeo). 

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

l. Las cargas para diseño valen: 

P,, = 1.4(160 + 110) = 378.00 ton 
R.C.D.F. Art. 194 

M, = 1.4 (13.00 + 10.00) = 32.2 ton-m 

2. Esbeltez de la columna. Sección de la misma 

Verifiquese la esbeltez de la columna. Supóngase una columna con dimensiones de 
35 por 60 cm. 

La sección 1.3 .2.b) de las NTC, establece que en miembros con extremos 
restringidos lateralmente (que no experimentan ladeo), pueden despreciarse los efectos 
de esbeltez cuando la relación entre la long11ud efectiva y el radio de giro r de la sección 

_ (M, 1 . . . 
cons1derada. sea menor que J4 ~ 12l M 

2 

) . El cociente es negativo cuando el elemento 

se nexiona en curvatura doble v positivo cuando lo hace en curvatura sencilla. M, es el 
lfU:At>r • PI~ y,¡-
.-.....r de los momentos y M, es el _. de los que actúan en los extremos de la 
columna .. 

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



a. Esbeltez respecto al eje débil (35 cm) 
k = 1 .O por tratarse de un elemento a compresión que no experimenta ladeo 

(ACI 10.12.1) 

r = 0.30(35) =10.5 cm 

kl, = 1.0(230) = 21.90 
r 10.5 

Con momentos respecto al eje débil insignificantes. supóngase M, 1M, = 1.0 
Para considerar la esbeltez: 

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

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

b. Esbeltez respecto al eje fuene (60 cm) 

k= 1.0 
r = 0.30(60) =18 

M,IM1 =- 0.5 

kf.. 1.0(230) 
-=--'---"-
r 18 

12.78 < 34 -12( -0.5) = 40 

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

3. Cálculo del acero de refuerzo 

a. Porcentaje de refuerzo mínimo y máximo 

En la sección 4.2~ de las NTC para concreto, se establece que el porcentaje de 

refuerzo no debe ser menor a 20/ f. ni mayor al 6 por ciento. El número mínimo de 
,·arillas es de 6 en colwnnas circulares y de 4 en columnas cuadradas o 
rectangulares. 

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

Para el diseño se utiliza: 

J.' = o.8¡; Ec. l. 7 de la sección 1.4.I.b de las NTC 
Para usos estructurales, el concreto clase 1 deberá tener una resistencia mínima: 

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

'f 



El módulo de elasticidad del concreto clase 1, se estipula igual a 

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

casi siempre igual a: 

E,= 2,000,000 kglcm' 

Se emplea la resistencia del acero en su punto de fluencia: 
f. = 4.000 kglcm' (Sección 1 .4.2 de las 1\TC 1 

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

la resistencia que se deben emplear, son: 

• Para flexión: F, = 0.9 

• Para cortante y torsión: F, = 0.8 

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

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

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

a. Cálculo del parámetro dlh. Para el peralte de 60 cm. 

d = peralte total - recubrimiento libre - el diámetro del estribo - y, del 
diametro de la varilla = 60- 1.5-0.95- 1.59 = 55.96 cm 

El cociente dlh = 55.96/60 = 0.93. Se utiliza el diagrama de imeracción para 
d 1 h = 0.95 

5. D1agrama de interacción 

Hay varias formas de mgresar al diagrama· de interacción. Una de ellas es la de 
calcular los valores de: 

expresiones e12 las cuales b y h son los lados menor y mayor de la columna; para 

columnas con refuerzo transversal de estribos, el factor de reducción F11 = 0.7; y 

J: = 0.85(0.8)J; = 0.85(0.8) 300 = 204 kglcm' ..---· 
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Reemplazando valores, se obtiene que K = 1.26 y R = 0.18, en cuya intersección se 

encuentra q = 0.71. 
Ahora, 

A 
p=-'· 

bh' 

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

Reemplazando: si 

entonces: 

q=pf~ =0.71 
h 

p = 0.71 
204 = 0.0362 = 3.62% 

4,000 

Lo antenor significa que el área de acero necesaria es el 3.62% del :irea del 
concreto: 

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

Ocho varillas del # 1 O (1'1< de pulgada) tienen un :irea de 63.52 cm'. en tanto que 1 O 
varillas del No. 10, tienen un :irea de 79.40 cm2 • Se ~equieren, por consiguiente. 10 
varillas del #lO. 

Otro procedimiento para hacer uso del diagrama de interacción. es el de calcular el 
par:imetro elh. donde e, es la excentricidad de la aplicación de la carg:1. la cu:1l se obtiene 

d1viaicndo el momento M, entre la carga axial P,. En efecto: 

:_=M"= 34.2(10)
1 

=O.l 42 
h P,.h 378(10)360 

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

descendiendo hasta la abcisa R se encuentra el valor O .18 de ésta, obteniéndose los 
m1smo valores que ya se habían determinado previamente. Con este valor de R, puede 

calcularse M, y compararlo con el propuesto para el diseño. En caso de que este valor 
c:Jiculado sea mayor que el momento último de diseño, se verifica que el :irea de acero 
c:J!culada resulta correcta. De otra forma. habra que incrementar la cantidad de acero o 
el t~maiio de la sección de concreto. y efectuar una nueva secuencia de diseño con los 
nul'\'OS \'<llores. 

6. Porcentaje de reU!erzo 

El porcentaje efectivo de acero suministrado, vale: 

A, 79.4 
' p = bh = 35(60) 

:1. Refuerzo máximo y minimo 

3.79% > 3.62% requerido 

">\ 
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El porcentaje mínimo admisible de refuerzo es: 

Pm., = 20 = ~ = 0.005 = 0.5% < 3.62% :. 
j, 4,000 

5 

correcto 

[stc último porcentaje resulta un tanto alto para los porcentajes de refuerzo que 
usualmente se utilizan en la práctica, pero aún así es menor al máximo permisible del 
6%. El número de 1 O varillas colocadas es, por supuesto, mayor al mínimo de 4 
necesarias en una sección transversal cuadrada o rectangular. 

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

Por otro lado, de conformidad con la zona donde se ubica la intersección de K con 
los demás parámetros calculados, incluyendo R, es factible percatarse de que la falla de 
la columna tendría lugar en la zona de compresión, por lo cual. el valor de O. 7 adoptado 

·para el factor de reducción F., es correcto. 

7. Re fuerzo transveral 

a. SeparaCión de los estribos 
La sección 4.2.3. de las N.T.C. señala que la separación de los estribos no será 

m~yor a: 

• 

• 
• 

~ veces el diámetro de la varilla longitudinal; 
...¡;' 

48 veces el diámetro de la varilla del estribo; ni 
la mitad de la menor dimensión de la columna 

Efectuando operaciones: 

~ = 13.44; x3.8lcm = 51.21 cm; 

48 (0.95) = 45.60 cm; 
0.5(35) = 17.5 cm ~ 

Deberá entonces colocarse estribos del #3@ 17.5 cm de separación 

b. Separación en la zona de las juntas 
La separación máxima se debe reducir a la mitad de la antes indicada, en una 

lon~llud no menor que la dimensión transversal máxima de columna, 1/6 de la altura 
libre de ésta, ni que 60 cm, arriba y debajo de cada unión con trabes y losas, medida a 
panir del respectivo plano de intersección. En este caso: 

'. - .' 
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• La mayor longitud transversal de la columna es de 60 cm 
• 116 de la altura libre = 3 8 cm 
• 60 cm 

Por consiguiente, la dimensión que rige es la de 60 cm 

e. Detalle de la colocación de los estribos 
Los estribos deben disponerse de tal manera que cada varilla longitudinal de 

esquina y una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un soporte lateral 
summistrado por el doblez de un estribo con un ángulo interno no mayor de 135 grados. 
Adem:ís. ninguna varilla sin soporte lateral debe distar más de !5 cm de una \'arilla 
soportada lateralmente. 
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4 varillas 

10 varillas 

14 vorJIIos 

Fig. A-20 

6 varillas 

TODAS LAS VARILLAS 
DEBERAN LLEVAR . 
ESTRIBOS O ANILLDS 
CUANDO MENOS DEL 
NO: Z 1 ~ RESTRIN­
GIR El PANDEO. 
DICHOS ESTRIBOS 
DEBERAN ESPACIARSE 
NO MAS DE 16 ~ DE 
LA VARILLA LONGITU­
DINAL, 48 ~ DE LA 
VARILLA lE.. ESIRIBO, 
O LA II.ENOR DI MEN­
SIOH DE LA~ 

ADEJ.IA!! LA DlSPOSI­
CIOtl te: LDS ESTRIBOS 
SERA DE TIU.. FORMA · 
0JE CADA VARllLA 
I.Dfl G 1 TUDtNAI.. TENGA 
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AN IUDS c::ai UN 
ANGUI..D ,INTERNO 
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Consecut1ve crosst1es 

engagmg the same 

longitudinal bar shall have 

the1r 90-deg hooks on 

opposite sides of column 

6 d b extension 

l. X 

Note X shall not exceed 14 mches. 

h = max1mum value of X on all column faces 
X 
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New Fig. R21.4.4 -- Example of transverse reinforcement in colullVls 
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En resumen, se tiene que: 

a¡ En las columnas que están contraventeadas (sin.ladeo), la longitud efectiva 1, se 

1 
encuentra entre ..!!. y 1,, donde 1, . es la longitud no sopo nada entre los apoyos .., 
de la columna; 

bi En las columnas que no están contraventeadas, la longitud efectiva 1, es siempre 

mayor que la longitud real de la columna 1,, y puederesultar '21., o más. En tal 
caso. un valor de k menor que 1.'2 no se considera razonable 

e 1 El uso de los nomo gramas anexos, permite una determinación gráfica de los 
factores de longitud efectiva para los marcos atiesados (sin ladeo). o no atiesados 
(con ladeo), respectivamente 

d) Si ambos extremos están empotrados o casi, entonces l.f' =O, y k= 0.5. 

el Si ambos extremos de una columna no atiesada (con ladeo) tiene una mínima 
rigidez a la rotación. o se aproxima a l.f' = oo , entonces k= oo. 

f1 Si ambos extremos se aproximan al empotramiento perfecto. entonces l.f' =O, y 
k= l. 
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Estados do equilibrio 

Pandeo de uno columno 
blor1iculadc 

Longitud ofoellva do 
columnas 
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(o ) ( b ) 

IJIA k o/s IJIA k lfs 

""' ex:> _..¿:= <X> 
50 o LO 50.0 = ---200 

100.0 f 10.0 100.0 
10.0 10.0 50.0 50.0 
5.0 5.0 30.0- --5.0 30.0 

3.0 0.9 3.0 20;0 4.0 20.0 

2.0 - 2.0 
10.0 3.0 108 

o.e 
9,0 S. 
e.o C.O 

1.0 JO 7. o 7.0 
0.9 0.9 6.0 6.0 
o.e O.B 5.0 
0.7 0.7 5.0 

0.6 0.7 0.6 4.0 2.0 4.0 

0.5 0.5 
J.O 3.0 

0.4 0.4 

0.3 0.3 2.0 2.0 

1.5 

0.2 
0.6 

0.2 

1.0 1.0 

0.1 0.1 

o 0.5 o o 1 o o 

. , 
ljt = cociente de In /U df' los columnas, entre 2:(1 1 Ll de los miembros de flexJon 

que llegan o un extremo de uno columna. en el pleno cons1derodo 

H' = k H 

A y B son los ex Iremos de Jo columna 

Fig Ll.Nomogromos poro· determinar longitudes 
oe miemoros o flexocompresión 
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EFECTOS DE ESBELTEZ EN COLUMNAS, DE CONFORMIDAD CO~ EL 
CAPÍTULO 10 DE ACI 318-99 

10.10. Efectos de esbeltez en los elementos a compresión 
En 1995. el reglamento se modificó para especificar que en lo sucesivo los efectos de 
esbeltcz·sc tomen en consideración por medio de un análisis de :?.o. orden ( 1 O. 1 O 1 ). Si se 
tom~ t:n cuenta que los procedimientos de computación y muchos programas existentes 
son ahora capaces de realizar análisis de 2o. orden, se justifica esta disposiciot~ del ACI 
318-9~. la cual continua vigente en 1999. 

Como una alternativa a lo establecido en 10.10.1, tal y como ha ocurrido en versiones 
pre,·ias· del reglamento, ,se permiten, en 10.12 y 10.13, los métodos aproximados que 
detcnmnan un momento de diseño amplificado med1ante un factor ó. para tomar en 
cuenta la esbeltez del elemento en consideración. 

En la presente revisión del reglamento, se establece en forma mas explicita que en las 
versiones anteriores. la diferencia entre los marcos no contraventeados. (que ahora se les 
llama "con ladeo"). de. los contraventeados, (que ahora se les llama "stn ladeo"). En 
ambos casos se especifican limites para los efectos de esbeltez. 

Se establecen limites inferiores para la esbeltez, abajo de los cuales pueden despreciarse 
los momentos de segundo orden y sólo deberán considerarse las cargas axiales v los 
momentos de primer orden para el diseño como columnas "cortas." 

Cuando se tienen relaciones de esbeltez moderadas. es permisible la dcterminac1on de los 
momentos amplificados mediante los procedimientos aproximados que se mcnc¡onan en 
10.1~ \ 10.13. 

En las columnas con relaciones de esbeltez altas, se requiere un análisis de segundo orden 
que resulte mas preciso (sección 10.11.5) y que tome en cuenta la nolincaridad del 
matcnal : el agrietamiento. los efectos de la curvatura del elemento. la distorsión lateral 
(Jnrn. le! duración de las cargas. la contracción y la flucncia (flujo plástico). asi como la 
interacción con la cimentación. Los limites que se establecen en 10.1:?..2 ,. 10.13.2 para 
marco>. sin ladeo y con ladeo. respectivamente. se resumen a continuación: 

i\ !arco con ladeo Marco sin ladeo 
1 sin contraventear) (contra venteado) 

SI kf.,ir < 22 Se desprecta la 
Sl kl/r S: 34-12 (M 11 M

2
) 

=- esbeltez 
e: 

si ~~ ::; k/) r ::; 1 00 Metodos si 100 ~ kl.lr > 34-12(M,I M 2 ) 

= aproximados 
e: 

SI kl)r > 100 = Análisis P -~ Sl kl.lr > 100 

e: 



,·-

Donde: 
:--·1, y M2 son respectivamente, el menor y el mayor de los momentos factorados 

en los extremos de la columna. M 1 es positivo si el elemento se flexiona en cun·atura 
sencill~' nc~ativo si lo hace en curvatura doble; en tanto que M2 siempre será posruvo. 

L es el factor que determina la longitud efectiva del elemento en llcxo­
compresrón. El factor k se determina de conformidad con 1 0.12. calculando las 
expresiOnes que se presentan en RIO.l2, o por medio de los nomogramas de Jackson y 
tvloreland. que permiten calcular dicho valor de k, para columnas de sección constante en 
un marco 

1 e' el radio c.Jc giro de la sección del elemento en flcxo-comprcsion 

1,. es la longitud fuera de los apoyos. del elemento en flexo-compresión 

10.1 O. i Excepto con lo permitido en 10.1 0.2, el diseño de los elementos a compresión. 
las 'r¡:a> Jc restricción y otros elementos de apoyo. se basará en las fuerzas y momentos 
factorodos a panir de un análisis de segundo orden. considerando la no lineoridad y el 
agrietomtento del material, así como los efectos de la curvatura del elemento y la 
distorsión lateral (dri(l), la duración de las cargas, contracción y flujo plástico. y la 
Interacción con la cimentación. Las dimensiones de la sección transversal de cada 
elemento que se use en el analisis estarán dentro del 1 O porciento de las dunensiones de 
los ckmcntos mostrados en los planos de diseño. o deberá repetirse el análisis· 
proronrcndosc nuevas secciones de los elementos. 

Comentario: Las disposiciones de la sección 10.10.1 para los efectos de esbeltez en los 
elementos a compresión se revisaron en 1995, para reconocer el uso de· los análisis de 
scgundtl orden y para mejorar la distinción entre los marcos con ladeo y sin ladeo. 

Se aclara el uso de los marcos no contraventeados que experimentan ladeo y los marcos 
contra,·cntcados que no experimentan ladeo. 

10.11. i\lomentos amplificados 
10.11.1 Las cargas axiales factoradas P •. los momentos factorados M 1 y M1 en los 
cxtrcnH'S de las columnas y cuando se requieran, las deflexiones laterales rclattvas Ll.o en 
el cntrcrrso. se calcularan utilizando un análisis elástico de primer orden donde las 
proprcJaJcs de la secciones se determinan tomando en cuenta la influencia de las cargas 
axiales. la presencia de las regiones agrietadas a lo largo del miembro. asi como los 
efectos de la duración de las cargas. En forma alternativa se permitirá el uso de las 
sigurentcs propiedades para los elementos de la estructura: 

<! 



a) El módulo de de la sección 8.5.1: para 
elasticidad concreto de pesó-normal 

E,= 15000fl 
b) Momentos ~e inercia: 

Vigas 0.35 lg 
Columnas 1 0.70 lg 

M uros - sm agrietar U.70 lg 
agnetados 0.35 lg 

Placas y losas planas 0.25 lg 
e) Area 1.0 Ag 

Lo> m o memos de inercia se dividirán por (l + 13d). donde !3d: 

a) Para marcos sin ladeo: 

f3 = carga sostenida axial máxima factorada 

carga axial máxima factorada 
b) PJrJ marcos con ladeo. excepto a lo requerido en e): 

f3 = cortante sostenido máximo factorado en un entrepiso 

" cortante m:iximo factorado en ese entrepiso 

·' 

e 1 en IJ ,-erificación de la estabilidad de marcos con ladeo llevado a cabo de conformidad 
con H1.13.6: 

f3, = carga sostenida axialmaxima factorada 

·· carga axial maxima factorada 

l 0.11.-1 Los marcos sin)' con ladeo 
·En las estructuras reales no existen las condiciones perfectas "'con ladeo"" o "sin ladeo."' 

S1 mediante una mspección no es posible determinar con precisión si el marco esta o no 
contraYelltcado. las secciones 1 0.11.4.1 y 10.11 .4.2 proporcionan dos formas para 
determinar la condición del marco. De conformidad con 1 0.11.4.1. una columna que 
forma parte del marco se considera contraventeada (sin ladeo). si los momentos en los 
extremos de ella, debidos a los efectos de segundo orden, no sobrepasan el 5 por ciento 
de 1"' correspondientes momentos de primer orden. De acuerdo con 10.1 1.4.2. se puede 
sup<'ncr que un entrepiso del marco no experimenta ladeo. si: 

en la que: 
Q = 

= 
= 

Q = ¿ !'..!:. .. $ 0.05 
VI 
" ' 

Ec. (1 0-7) 

indice .de estabilidad en un entrepiso 
carga vertical faetorada total en el entrepiso 
cortante total en el entrepiso 

J8 

'· 
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6., = deflexión relativa de primer orden entre los extremos superior e 
inferior del entrepiso, debida a V u 

f. = longitud de la columna, medida centro a centro entre las juntas del 

marco 

10.1 :.:.'En los marcos sin Jadeo se permitirá despreciar los efectos de esbeltc:: ,.,ara los 
clcmcnlns en compresión que satisfagan: 

k! 
-":S 34- !2(M/M2 ) Ec. (10-8) 
r 

donde el término (34-: 12(M1/ M 2)] no se tomará mayor a 40. El término M 1/M1 es 
positi\'o si la columna se flexiona en curvatura sencilla, y negativo si se flexiona en 
cur\'atura doble. 

10.1:2.3. Los elementos en compresión se diseñarán para la carga axial factorada P u y el 
momento M, amplificado por los efectos de la curvatura, como sigue: 

en la que: 

El se tomará igual a: 

M,;ó 0 ,M 2 Ec.(I0-9) 

Óns = Cm > 1.0 
1-~ 

O. 75P, 

p = ::lE~ 
' (k!.J 

Ec. (1 0-1 O); 

Ec. (1 0-11) 

Ec. (10-12) 

Ec. (10-13) 

1 O. 1 :.3. 1. En los elementos sin cargas transversales entre los apoyos. Cm se tomará 
como: 

M, 
c .. =o.6-04-~0.4 

M2 
Ec. (10-14) 

donde i\l,/i\11 es positivo si la columna se flexiona en curvatura sencilla. En los 
miembros con Gargas transversales entre los apoyos, Cm se tomará igual a 1 .0. 

1 O .1:2 .3. 2. E 1 momento factorado M 2 de la ec. ( 1 0-9) no se tomará menor a 

M 2.,,, = P.(0.6+0.0i2h) Ec. (10-15) 
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separadamente alrededor de cada uno de los ejes. donde 0.6 y h están en centímetros. En 
los ekmentos en los que M2.min excede M¡, el valor de Cm de la ec. (l 0-14) se tomará. ya 
sea. i~uJI a 1.0. o se basará en el cociente de los momentos calculados 1\1 1 \'1\h - . 

10.13 .. .Xmplificación de momentos- marcos con ladeo 
El disctio por esbeltez de los elementos con ladeo se revisó en el Reglamento de ! 0 95. El 
rroce,i11111cnto revisado consiste de tres pasos: 

1) Se calculan los momentos amplificados li,M,. Esto puede llevarse a cabo de tres 
maneras diferentes: 
Primero. se podra utilizar un análisis ehistico de segundo orden del marco ( 1 O. 1 3.-l. 1 ). 
Segundo. podra utilizarse una aprm;¡mación de dicho análists ( 1 O. 1 3..1 .2). 
I.J tercer:~ ~ltcrnativa es la de utilizar el amplificador de ladeo .S, de bs ediciones 
amenore' <.kl reglamento (10.3.4.3). 

2) Los momentos amplificados de ladeo li,M, se suman al momento no amplificado sin 
ladeo i\1.,, en cada extremo de cada una de las columnas (10.13.3). Los momentos sin 
ladeo se podrán calcular utilizando un análisis elástico de primer orden. 

1 O. 1 ~. 1 En los elementos a compresión no contraventeados contra el ladeo. el factor k 
de lon~rtud efectiva se determinara utilizando E e 1 de conformidad con 1 O. 1 l. 1 y será 
ma,·or que 1 .0. 

1 O. 1 3 .2. En los elementos a compresión que no estén contra venteados contra ladeo. los 
efcctn' de la esbeltez se despreciarán si klulr es menor que 22 

10.13.~. Los momentos 1\1 1 y 1\1 2 en los extremos del elemento en compresión se tomaran 
como. 

l\·1, =M,.,+ ó,M,, 

M: = M : "' + ó,M,, 

Ec. (10-16) 

Ec. (10-17) 

donde.;),'\!., y .S.M2. se calcularán de conformidad con 10.13.4. 

1 O. 13 4. Los momentos de ladeo amplificados ó,M, se tomarán como los momentos en 
los extr·~mos de la columna. calculados utilizando un análisis elástico de segundo orden. 
basado en la rigtdez del miembro dada en 1 0.11.1. 

1 O. 1 3.-l.:. En foiJTia alternativa se permitirá calcular o,M, como: 

Ec. (10-18) 

Si o, calculado de esta manera excede LS, o,M, se calculara utilizando 1 0.13.4.1 o. 
10.1~4.) 
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10.13.-1.3. Alternativamente se permitirá calcular los momentos amplificados de ladeo 

o, M, como: 
M, 

li,M, = 'P >M, 
1- L.. u 

o. 75IP, 

Ec. (1 0-19) 

donde ~p u es la suma de todas las cargas verticales en el entrepiso y :1:P, es.la suma de 
todas las cargas de las columnas que resisten ladeo en el entrepiso. 1', s~ calcula 
utilizando la ecuación (10-11). donde k se obtiene con 10.13.1 y El de la ecuación (10-
12) n la (10-13). 

10.13.5. Si en un elemento a compresión: 

Ec. (1 0-20) 

el momento m:iximo ocurrirá entre los extremos de las columnas y en es~ caso. M, se 
deberá amplificar mediante el amplificador para marcos sin ladeo de la ecuación ( 10-1 0). 
de la siguiente manera: 

M =5 M.= 
'" "' . 

1 
e 1 

'p j (M,.,+ 5, M 2.) 

1- " o 75?, 

Ec. ( 1 0-9) 

"Entonces. la columna se diseñará para la carga axial factorada P u y el momento M, 
calculado utiliz:mdo 10.1:.3. en que M 1 y 1\12 se calculan de conformidad con 10.13.3. 
~ú como s~ define para la combinación de carga en consideración, y k como se define en 
10 1:.1 

Se considerará la resistencia y la estabilidad de la estructura en conjunto. ante cargas 
gravnacionales. como sigue: 

1 O .1 3 .6. En adicion a los casos de carga que comprenden cargas laterales. se considerará 
la resistencia y la estabilidad de la estructura en conjunto bajo cargas gravitacionalcs 
factorad:~s. ·-

a) Cuando íS,i\1, se calcula a panir de 10.13.4.1, el cociente de las detlexiones 
latcr:~les de segundo orden por las detlexiones laterales de primer orden. con 1.4 veces la 
carga muerta y l. 7 veces la carga viva, más la carga lateral aplicada a la estructura, no 
exccdcr:i de 2.5. 

JI 
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b) Cuando o,M, se calcula a partir de 1 0.13.4.2. el valor de Q calculado utilizando 
:l:P u con 1.4 veces la carga muerta más 1.7 veces la carga viva, no exccdera de 0.60. 

e) Cuando o,M, se calcula a partir de 10.13.4.3, o, calculado utilizando ~P .. y 
~P, correspondiente a las cargas factoradas muerta y viva, sera positiva y no exceder:i de , -
_.). 

En los casos a), b). y e). Pd se tornará como el cociente de la carga axial máxtma 
factor~cla sostenida. por la carga axial máxima factorada. 

10.13. 7. En los marcos con ladeo. los elementos a flexión se diseñarán para los momentos 
totales amplificados en la junta. en los extremos de los elementos a compresión. 

3Z 



Example 13.1 (cont'd) Calculatlona and Dlacusslon 
Cede 

Reference 

¡[ 

o o o 

·-: 

o -:-x o 

o o o 

p 

t tlf/ 
... 4, -

............... 
....... 

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

,¡ 
' ! ""' 199+---~~--~----~----~~ 

• 
• 

.. ,---¡ 

! 
20.00 x 20.00 in n 

8-17 at l.20t 

As • 4.80 in'2 

Cover • l. 88 in 

l'l -ra-o . 
~ l -+---+---i-r---+' --,/--------·-· ' 

Spaeing - 6.81 in 

Ag • 400 in'2 
IX • lJJJJ in'4 

Iy • lJ JJJ in'4 

Xo - 0.00 in 

Yo • o.oo in 

1 ' -- .L--~---:.._ _____ ............................................ -• 
-;rz 

@ 1994 PC:A 

Licensed To: Portland Cament Asaociation, Skokie, IL 

File name: 

Projec't: !'e - s.oo ltsi Ee - 4287 kai 

Column Ic:l: re - 4.25 kai eu - O.OOJ in/in 

Enginaer: Block atreas pro!ile, Beta1 - 0.80 

Date: Tiae: ty - 60 kai Es - 29000 ksi 

Code: Continement: Tied 

U ni ts: Eng lish phi(c) - 0.70, phi(b) - 0.90, a • 0.80 

Figure 13·14 Design Strength lnteraction Diagram for Column A3 
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Example 13.1 (cont'd) Calculatlona and Dlacusslon 

Code 
Reference 

Similarly, for column C3, use 24-#9 (P¡ = 4.2%; see Fig. 13-15). 

1 

11 e o o o o o o ¡, 
o o \; 

¡¡ o y o 
~ 

1 o 

1: 
¡x 

= o 
1 e o 

1 
o o o o o o o 

24.00 x 24.00 in 

' / 24-19 at 4 .l7t 

J As - 2<. o o 1nl_2 
\ cover • l.88 in 

: Spacinq • 2. 06 in 

! Ag • 576 in'"2 

: Ix • 27648 in·4 

1 ry 27648 1n'4 

xo • o.oo in 
Yo • o.oo in 

Í'·"ª !.994 PCA 

~ 

p 
n 

i • 

1 ~----~--~~------,---.---, 
'Z'0'7 l 

1 
,,,. 1 

~t-.:....;....,-~-'---'--.;_--·----·-·-------· ............. l 

1 1--L 

,,, 
~ 

1 

' 
1 rr 1 . : i . 

Z.Z1 
1 ' ¡ : 

fa•G.srY. 1 ' : i 
~ ----· --------z;-i 1 1 : ' 

' : 1 1 : ¡ 1 1 1 - ..e - ~ 

-Z"Z71 
2f S' ., ;JI . 
' ! 
' --

: :..lcensed To: Portland Ceaent Aaaociation, Skokie, IL 

' ! File name: 

1 Pro)ect: 

! Col \mn Id.: 

' ¡ Engineer: 

! Date: 

! Cede: 

Unit.s: English 

T1zae: 

f'c • s.oo kai 

te • <.25 ltai 

Ec - 4287 ltai 

au - o.OOJ in/in 

BlOCk·atreaa protila, Betal • 0.80 

ty - 60 ltai 

Contin .. ant: Tiad 

Ea • 29000 ltai 

phi(c) - o.7o, phi{b) - o.9o, a- o.ao 

Figure 13·15 Design Strength 1.1teraction Diagram for Column C3 
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Example 13.1 (cont'd) 

o o o 

y 

o o 

o o o 

20.00 x 20.00 in 

8-19 at 2.00' 

As • 8.00 in"2 

Cover • l.SS in 

Spacing • 6.43 in 
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@ 1994 PCA 

Calculatlons and Dlscusslon 

p ~+---~---+----~~~ 

Code 
Reference 
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1
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- +--4,4---::*"":::....._¡·---'---·--------··· ___ 1" _______ ' 

.~ . '11 ! 1 

1 1 o 1 

i 
. ' 

--------~------·-····----·-···-·----:·· 

-we --·---· ---'---'--··-.. - .... - ... _ .. ··--··--··-- -· 
-z:n. 

! Licensed To: Portland Cement Aa•ociation, Skokie, IL 

File name: 

Pro)ect: 

1 Column Id: 

1 Engineer: 
1 

1 Date: 

Cede: 

Units: Englisn 

Time: 

r•c- s.oo kai Ec • 4287 ltsi 

·te • 4 .2.5 kai au • 0.003 in/in 

Block •tr••• protila, Batal • 0.80 

ty • 60 kai E• • 29000 kai 

Continamant: Tiad 

pni(cJ - o.7o, pni(bl • o.9o, a- o.8o 

Figure 13·16 Design Strength lnteractioo DiaQram for Column A3 (including magnified moment) 
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Ejemplo 13.1 -Efectos de esbeltez para columnas en un marco sin ladeo 
(Contraventeado ). 

f?iséñense las columnas A3 y C3 del primer entrepiso del edificio 
para oficinas con 10 entrepisos, que se muestra abajo. La altura libre de 
primer entrepiso es de 6.50 m, y de 3.45 m para los otros entrepisos. 
Supóngase que los efectos de las cargas laterales en el edificio son causadas 
por el ,·iento actuando en la dirección N-S. Otros datos necesarios para el 

. edificio son los siguientes: 

Propiedad de los materiales: 

Concreto: J; = 350 kg/cm2 

Refuerzo: f. = 4,200 kg/cm2 

Vigas: 60 x 50 cm 

Columnas exteriores: 50 x 50 cm 
Columnas interiores: 60 x 60 cm 
Muros de cortante: 30 cm 

Peso de los largueros de piso: 
Carga muerta sobrepuesta: 
Carga viva: 

l. 

Columna 

420 kg/cm2 

156 kg/cm2 

244 kg/cm 2 

• loo' 

2. Determinese...si el marco es con o sin ladeo Secc. 1 0.11.4.2 
Los resultados de un análisis elástico de primer orden utilizando las 

propiedades de la sección 1 O.l.l, se resumen en la tabla que sigue: 

... "::' 

J). 
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1 

1 

1 

1 

! 

.., 

Nivel de ¿p. ' ,, .. ,; • .i;.;·. ~f~r- v . .. e 
Q= IP.D-. - ~" ·1-';.". ;~.f~ll.i·~~~iiti:ii:·• ~~.< .. . : ·::.,...·. e 

piSO ton~~?:~?-... ~ ~L~cmr.,;,~ · · ton :.,~;,..;! .,·.·cm . . Vf 
'"""¡..¡,._ "' 

.. . __ .. ,.,._ - ~~ - .' ............ . .. (" 

Az 1 803 ·= ·~· ' ··-~' 
~"'11 0'036'ilil,"I -.~ ..... r-o .... -. .. ~~o:9o;~...- 396 0.015 

JO·. 3,661. :-: ~~;0.036::;':+:!. \';:S'.<32.19 396 0.010 
e¡ 5.518 . ~0.038':':'*~ {..¡t.''53:D7 396 0.010 
X 7.375 . 0.038: .; . ~. 73.46 396 0.010 
7 9,232 0.036 93.25 396 0.009 
6 11,090 0.036; ~; •·'' 112.46 396 0.009 
5 12.947 :. 0.036 '.,_., ·o: 131.02 396 0.009 
4 1 14.804 · :;~.:,·o.o28 ;:·,:: ··:: r48.96 396 0.007 
~ 16.662 . , ',0.025.:-"'-: -~,; 165.80 . 396 0.006 
" 1 8,631 - '• 0.028. : ;~. .. : 187.68 675 0.004 

El índice de estabilidad Q = I, P,t..,,l V), para cada entrepiso es menor 

que 0.05. Por consiguiente, toda la estructura-se puede considerar como de 
· no ladeo (contra venteada) . 

. 3. Ekcción preliminar del refuerzo de la columna. 
Para columnas con anillos, excluyendo efectos de esbeltez: 

1/JP,,,., =0.8üql[0.85/.(A,-A,,)+4,200A,,] Ec (!0-:?.) 

Para la columna A-3: 

498 = 0.80(0.70)[ 0.85(350)(50'- A,)+ 4,200A,] . 

de donde: A = 37.29 cm' 
" 

Utilicense 8 varillas del #8 (A,= 40.56 cm'; P, = 1.6%) 

Utilícese PCACOL para determinar la capacidad nominal de la columna A3 
con: 

Pu = 498 ton. 
De la figura 13.14: 

rp M .. = 24.98/on-m > 16.08 CORRECTO 

En forma similar, de la figura 13.15, para la columna C3 utilice 24 vars. del 
#9: . .J..= 153.g'7 cm> 

= 153.87 =o 04"7 = 4 3" 
p" 60x60 · - · Vo 
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4. Columna C3 - Diseño final, que incluye los efectos de esbeltez. 
Determínese si debieran considerarse los efectos de esbeltez. Utilícese un 
factor de longitud efectiva k= 1.0 

k/, = !.0(650) = 36.11 10.12.1 
r· 0.3(60) 

Puesto que la columna se flexiona en doble curvatura: 

34- 12 (M, j' = 34 -12( -0.
86 l = 40.1 > 36.1 

M2 1.69 ) 

No requieren considerarse los efectos de esbeltez para la columna C3 puesto 

(M) que k.' 'r<34-I2·l-' 10.12.2 
.. M, 

Nótese que de conformidad con la disposición de 10.12.2 de ACI 

31 S-99, 34 -12( M, J no debe tomarse mayor a 40. · 
M, 

En este caso no es necesario calcular un valor más preciso de k, !ya 
que la col u m na no es esbelta para k = LO. Las 24 vars. del #9 resultan 
adecuadas. 

5. Columna ·A3- Diseño final, incluyendo efectos de esbeltez 
al Determínese si es necesario considerar los efectos de esbeltez 

Determínese k del nomograma en R.! 0.12 

1 1 = 0.7(
50

') = 364,583 cm' 
"' 12 

E, = 15,100fJ = 282,589 kgl cm' 
Para la columna en la planta baja, de 6.75 m= 675 cm 

E,!= 282.589(364.583) 153 x 10, kg-cm 

'· 675 
Para la columna en el segundo entrepiso, de 3.96 m= 396 cm 

E 1 282.589(364.583) '160 IO'k . 
-·-= =- x g-cm 
'· 396 

1 = 035 (60x 50') = 218 750cm' 
lf,I:U 12 ' 

Para la viga de 8.53 m 

'•'¡ol 

10.11.1 

.': 

. 'll; 

.· 
-

J--~~~-.:~- ~ ·r ~. ·, 



EJ = 282.589(218,750) -nx 10'kg-cm 
1 853 

'f' = ~L~E,;_II~I, 
A L,EJII 

.:..::Cl.:..;53=-+...:2=-6~o)=-1 o=-' = 5. 7 
72x10' 

Supóngase que \f'11 = 1.0 (columna esencialmente empotrada en· la 

base). 
Del nomo grama en Rl 0.1 0.12.1 (a): k= 0.84. 

Por consiguiente, para la columna A3 flexionada en doble curvatura: 

kl, = 36 <34- 12 ( 8·21 ) = 28 
r . 16.08 

kl, = 36 <34-12(-8·21 ) = 40 
r 16.08 

para. la columna A3 flexionada en cuvatura sencilla: 

kl, =36 > 34-12( 
8
·
21 

)=28 
r 16.04 

No es necesario considerar la esbeltez de la columna A3. ·si. se: 
flexiona en doble curvatura, .la cual es la condición más común para las 
construcciones de concreto vaciado en sitio: Si embargo, con objeto de 
ilustrar el procedimiento de diseño, incluidos los efectos de esbeltez en las 
columnas sin ladeo, supóngase una curvatura sencilla. 

b. Determínese el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) y la 
combinación de cargas para el diseño. 

donde: 
M =5 M. 

~ ,, . 

5 = e... 10 '" _ ___:::,p:-- ;o: . 
1- " 

0.75P 
' 

e = o.6 + oA ( M, ) ~ oA •. M 
2 

= 0.6 + 0.4( 
8
·
21 

) = 0.8 
16.08 

Ec(I0-9) 

Ec ( 10-1 O) 

Ec (10-14) 

-.; 

1{() 



tr 2El 
P=--

c (kt,)' 

El = 0.2EJ, + EJ .. 

1 + f3-
E, = 15,100ft = 15,IOO.J350 = 282,589kglcm' 

50' , 
1, =-= 520,833 kglcm· 

12 

E,= 2xl06 kg/cm 2 

¡" = 2 [ (3x5.07)e2o -1.11-1.91-3.81 )'] = 10,043 cm' 

5 

E e ( 1 0-1 1) 

Ec (1 0-12) 

Secc. S.51 

Secc. 8.5.: 

En la c·qncsion anterior. el diametro de la vanlla dcl#7 dividido por 2"" l.llcm; el diámetro del estribo del #6 = 1 91 cm.1y, 

el recubrimiento de 1.5" = 3.81 cm 

fJ- = I.
4P,, = 0.82 

1.4P,, + 1.7 P, 
... 

E/·: 0.2(282.589)520.833+2(10
6
)10.043 = 2.?2(IO)'o kg-cm' 

1 +0.82 

De la Ec (10.-13): 

El= 0.4EJ, = 0.4(282,589)520.833 =3_23 (IO") 
1 + /J,, 1.82 

Si se utiliza este último valor, la carga crítica P, vale: 

p = r.'(3·23 )IO'o = 1070 919 k 
' (0.84 x650)' ' ' g 

;;:' 0.8 
u = ----:-::e-::-::--::-:-- = 2.1 1 

'" 1- 498,000 
·, 0.75 ( 1,071,000) 

Yerifiquense los requisitos de momento mínimo: 

' ... 
::. 
.. , 

'rr 

:;;:, 

. ... ~ 
'-'4 

~W; 
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M, .... = 1;(0.6 + 0.03h) = 498,000(0.6 + 0.03x50) Ec ( 1 0-15) 
= 1,045,800 kg-cm = 10.45 < 16.08/on-m 

Por consiguiente: 
M,= 2.11(16.08) =33.85 ton-m 

Si. se utiliza la figura 13-14, resulta evidente que la columna de 50 x 
50 cm reforzada con 8 varillas del #7 no es adecuada para la combinación 
de cargas P" = 498 ton y M,= 33.85 ton-m. En este caso se requieren S vars. 
del #9, las cuales representan un P, =2.0%. 

6. Para propósitos comparativos se realizó un análisis P-L'J utilizando las 
propiedades que aparecen· en ·la sección 10:1 1.1 del Reglamento. Los 

momentos totales que se obtuvieron de este análisis P-L'J son esencialmente 
los mismos a los que se.obtuvieron a partir de una análisis de primer orden: 
Lo anterior ilustra la economía total que se logra cuando para el diseño de 

los elementos se utiliza un análisis P-LJ. 
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Ejemplo 13.2- Efectos de esbeltez en las columnas de un marco con ladeo 
(no contra venteado). 

Diséñense las columnas CI y C2 en el primer entrepiso del edificio para 
oficinas con 12 entrepisos, el cual se muestra abajo. La altura libre del 
primer.entrepiso es de 4.05 m y de 3.15 m para todos los demás. Supóngase 
que los efectos laterales en el edificio son provocados por el \·iento 
actuando en la dirección N-S. Otros datos necesarios para el edificio son los 
siguientes: 

Propiedades de los materiales: 

Concreto l = 420 kglcm" para las col~mnas en. los dos 
entrepisos inferiores 

¡; = 280kg!cm= para todos los demás sitios 
(wc = 2,400 kg/m3

) 

Refuerzo f.= 4,200kg/cm2 

Vigas: 60 x 50 cm 
Columnas exteriores: 50 x 50 cm 
Columnas interiores:· 60 x 60 cm 

Carga muerta sobrepuesta 
Carga viva 

= 208 kg/m" 
= 244 kg/m2 

·l. Combinaciones las cargas factoradas 
l. L' = 1.40 ~ 1.7L 
' L' = 0.75( 1.40- 1.7L- 1.7W) 
3. U= 0.90- I.3W 

Ec (9-1) 
Ec (9-2) 
Ec (9-3) 

:::. Determínese si el marco es con ladeo o sin ladeo 

Secc. 9.2 

Los resultados del análisis de primer orden utilizando las propiedades 
de la sección 1 O. 1 1.1 se resumen en la tabla siguiente: 



Col 

Cí 

e: 

Com- Momentos tlex1onanu:s factorados 
billa· Carga (ton-m) 
CIOn ax1al 

uc facto- M~ extremo supcnor M. cxUtmo .nfcnor 

1 

' 
: 

! 

car~;¡~ rada 

1 ! t-.02 

- .. Ji S -- 1 }2~ 

1 I.Ot>l· 
- 1 ~·.15 -

1 51 J 

1\í,·cJ de 
Piso 

¡:_ 

11 
10 

9 

ns 1 S 

1 7 Si 1 -
1 5.91 T ~.26 

l 3 78 1 2.30 1 
1 O IJ 1 

1 0.1: 1 6.10 

1 O! ! 6.23 

)P* 
~ " 

(ton) ------------
1,420 ------------
2,849 

------------
4.277 

5.704 ------------
7.135 ------------
8.530 

--- "9.9'ib"---
------------ ------------

6 11,399 
------5 --- -']"-- i 2:857---

: : : : : : ~ : : : : ~ 1 ~ ~~mur~~ 

total 
7,8i 
8.16 
6 08 
0.14 
6.22 
6.33 1 

ns 
3 94 

2.95 
1.90 
O.Oi 
0.07 
o.o.a 

ó. 
(cm) 

S 

-
!1.73 
z::.t" 

45.67 
46.50 

------------
0.15 

------------0.25 

0.41 

0.53 
------------0.66 

0.79 

M, M, 
totDI 
3.94 3.94 7.87 

24.68 8.16 1 24.68 
24.04 1 6.08 24.04 
0.07 0.07 0.\4 

45 74 1 6.2:! 45 74 
46.54 1 6.33 1 4ó.5.S 

M ... 

1 

M: .. M., 

)04 1 7.R-; 1 
5.91 1 ~.95 : ::l• 1 
J.7S 1 t.9U : 31· 1 
0.07 1 o 14 1 
o ¡: 1 o oc ' e 1 t· 1 

o 111 1 O.OJ t' :.~ 1 

0.234 

0.269 
0.297 ------------
0.312 :· 

0.298 ------------
0.190 

lllll!\ :.: t.: o pcsCl acl ptso. las cargas mucnas soorcpuestas ) tas cargas v1vas rcaucu.ia~ El lactar de 
n:Uuccton de la carga vtva se tomó ig.ua~a 0.08 (A-150). 

El índice de estabilidad 

Q =) P,,ó, 

·~- '· es m;:¡yor a 0.05 en todos los ni\·eles de piso. Por consiguiente, las columnas 
no est:in contravente:Jdas. 

3. Elección preliminar del refuerzo de la columna 
Utilice el programa PCACOL para determinar el área requerida del 

acero longitudi&~al, sin incluir los efectos de esbeltez. 

Para la columna C l, utilice 8 vars. del # 8 ( P, = !.6%) 

Para la columna C2, utilice 16 vars. del# 11 ( P, = 4.3%) 

M:, 

::1 ¡_; 
::~ IJ 

45 ¡,-
,J(, <;(l 



4. Columna Cl-Diseño definitivo, incluyendo efectos de esbeltez 
a. Determine k del nomo grama en R 1 O .12.1 

(
50') 1 , = 0.7 - = 364,583 cm' 

'" 12 
Secc. 1 0.11. 1 

_E, = 15.100Jf: = 15,!00J420 = 309,458 cm' Secc. ~.5.1 

Para la columna de 4.32 m: EJ = 309·458 (364·583) = 262 x 1 O'" kg-cm 
l. 430 

Para la columna de 3.65 m: EJ = 309
·
458

(
364

·
583

) 309x10" k~-cm 
1 J6" e ' ) 

9 

1 = 0.35( 
6
0xS0

3

) = 218 750cm' 10.11.1 
•·t¡:u 12 ' 

Para !a \·iga de 7.30 m de longitud: 

EJ = 309.458 (218. 750) 92_5 x 1 O" k~-cm 
1 732 

UJ = IEJII, 262+309 
T A '\ 6.17 

L-EJII 925 

Supóngase .que \f/
11 

= 1.0 .(columna esencialmente empotrada en la 

base). 
Del nomo grama de la figura R.! 0.12.1 (b ), k= l. 76: 

kl, = 1.76(405) = 48 > 22 10.13.2 
r 0.3(50) 

Por consiguiente: deberán considerarse los efectos de esbeltez 

b. Determine el momento total M, (incluidos los efectos de esbeltez) 
y las combinaciones de cargas de diseño · 

M,= M,,., +o,M,, .Ec (10-17) 
Utilizando un análisis P -t. aproximado: 

. M, o M = ---' > M Ec ( 1 0-18) 
' ¡, 1-Q ¡, 

La siguiente tabla resume las combinaciones de las cargas de diseño. 
incluidos los efectos de esbeltez: 
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Combma 
ción de M21U M,, Q 6, ó,M,, M, p 

• 
cargas (ton-m) : (ton-m) (ton-m) (ton) 

l 7.87 - - - - 7.87 
1 

60:2 
~ 2.95 21.73 0.19 1.24 26.95 :29.90. .;n - 1 .•.. 
' ! 1.90 22.!4 o. 19 1.24 27.45 29.35 1 ::!S 

Utilizando las figura !3.!7, es evidente que las tres combinaciones de 
carga caen dentro del diagrama de interacción. Por lo tanto. las 8 Yarillas del 
#8 son adecuadas cuando se toman en cuenta los efectos de esbeltez al 
utiliz~¡r un análisis P- .6. aproximado. 

P::1r::1 propósitos de comparación, recalcúlese 6. M,. utiiiz:mdo el 

método de amplificación de momentos dado en ediciones anteriores del 
Regbmento ACl. 

6 M = M,. U 
' ¡, "p 2:. J ,, 

1- L " 
0.75) P.. 

Ec(l0-!9) 

La carga critica P.. se calcula a panir de la Ec ( 10- l l ), utilizando k de 

10.13.1: El delaEc(!0-!2)o(!0-!3). 

Para cada una de las doce columnas exteriores·a lo largo de los ejes 
de columnas 1 y 4 (esto es: las columnas que reciben sólo l \'iga en la 
dirección del análisis), k se determinó en la pane 4(a) con un valor de !.76. 

Utiliz::1ndo la Ec ( l 0- l 3). con /J.~= 0: 

La carg;:¡ criticJ vale: 

El = 04 (309 . .¡ssi so' 1 = 6 45(1 o") 
l 12 ) 

: ~ - 10 
/'_::El_::: x6.4)(l0) _ o·-"""k•- 0 • 

- . - . -1.-)t,'l-- g -1.-)71011 
. (kf.J- (1.76 X 405)' 

Ec ( l 0-l l) 

Par;:¡ cada una de las columnas de orilla A2, A3, F2. y F3 (esto es: las 
columnas que reciben a dos trabes, una a cada lado, en la dirección del 
análisis): 

ltL 



'f' A= 262 + 309 _ 3.08 
2 X 92.7 

'f' H = J. O 

Del nomograma correspondiente, k= 1.58. 

La carga crítica es: 

¡> = ,7: Ef = ,7 2 
X 6.45 (1 0) 10 

· (k!,.) 2 (1.58x405) 1 
1,554,659 kg= 1,555 ton 

1 1 

Ec ( 1 0-1 1) 

Para cada una de las ocho columnas interiores: 

1,=0.7(
60

')=756,000cm' Secc.lO.ll.l 
'" 12 

P 1 1 d 43 ., EJ 309,458(756.000) 
541 10.k ara a co umna e . -m: - = = . x g-cm 

l. 432 

Para fa columna de 3.65 m: EJ = 309
·
458

(
756

·
000

) = 64Ix106 kg-cm 
!, 365 

'f'A=541+641 638 
(2x92.7) 

'l'u=I.O 

Del nomograma: k= 1.8 

El = 0.4 (309.458{ ~~·) = 1.34 x 1 o" Ec ( 1 0-13) 

_::-'EJ_;r'xl.34xl0"_
7 

__ 
7 P,- , - . - -,488,)68 kg- _,488 ton 

(k!..)" (1.8x405)" 

Por lo tanto: 

L ~ = 1 2(1. 257) + 4( 1,555) + 8(2,488) = 41,208 ton 

1 o, = ----;¡=--;:,-- = --..,..,...-.,-:;-;;- = 2.24 
1- 'P.. 1- 17.139 

. 0.752::~ 0.75(41.208) 

Para la combinación 2, de cargas: 
M 2 =2.95+2.24(21.73)=51.62ton-m 

Para la combinación 3, de cargas: ----



., 
¡_ 

M,= 1.90 + 2.24 (22.14) = 51.49ton-m 

De la figura 13.17, resulta claro que la combinación 2 de cargas cae 

fuera .. del diagrama de interacción. Por consiguiente, es necesario 

incrementar el refuerzo a 8 varillas del #9 ( p, = 2.0% ), para tomar en 

cuenta· los efectos de esbeltez, cuando se utiliza el metoao de 13 
amplificación de momentos de reglamentos previos de ACI. 

5. Columna C2. Diseño definitivo, para incluir los efectos de esbeltez. 

a. Determínese si deben considerarse los efectos de esbeltez. 
·En la parte 4(b ), k se determinó igual a 1.8 para las columnas 

i ntcr1 ores. Por consiguiente: 

k/, : 1.8 ( 405) = 40.5 > 22 10.13.2 
r 0.3(60) 

Por consiguiente, deben considerarse los efectos de esbeltez. 

b) Determínese el momento total M, (incluyendo los efectos de 

esbeltez) y las combinaciones de cargas de diseño. 

M, = M,,., + o ,l'vf,, Ec (10-17) 

Utilizando un análisis P- ~ aproximado: 

M o M, = -'-· ?. M ' .. 1- Q 2• 
Ec (10-18) 

La siguiente tabla resume las combinaciones de cargas de diseño, 
incluyéndolos efectos de esbeltez: 

Combm:~ 

C!Oll de M M, Q o, o M M. P. ln1 ·' ' . ll 
~:.ugJ (ton· m) (ton-m) (ton· m) (ton) 

1 ' 0.14 . . . . 0.14 1 1.060 1 

' 1 0.07 45.67 0.19 1.24 56.63 56.70 1 795 -
·' 1 0.04 46.50 0.19 1 1.24 57.66 57.70 514 

De la figura 13.18 resulta evidente que las tres combinaciones de cargas 

(P. .. /II,) caen dentro del diagrama de interacción. Por consiguiente, las 16 

· . • w~ 



varillas del # 11 son adecuadas cuando se incluyen los efectos de esbeltez. 
utilizando una análisis aproximado P-!::.. 

• Para propósitos de comparación, recalcúlese 5, M 2, utilizando el método 

de amplificación de momentos, el cual aparece en ediciones anteriores 

del Reglamento ACI. Utilizando los valores I P. .• I, P. y 5, calcubdos 

en la pane 4(b): 
5, = 2.24 

Para la combinación 2 de cargas: 
M, =0.07+2.14(45.67)= 102.37/on-m 

Para la combinación 3 de cargas: 
M, = 0.04 + 2.14(46.50) = 104.20 IOn-m 

Resulta evidente de la figura 13.18 que ambas combinaciones caen 
dentro del diagrama de interacción y por consiguiente, bs 16 varilbs del 
# 11 son adecuadas cuando los efectos de esbeltez se determinan mediante 
este método. 

6. Determinese si el momento máximo ocurre en el extremo del. elemento. 
Ver la sección 10.13.5. 

En la columna C 1: 

~ = 405 = 27 < 35 = 35 
,. 0.3(50) ¡·~ /1.060.000 

~fA, V 420(60)' 

41.8 Ec ( 1 0-20) 

Por consiguiente, para cada una de las columnas C 1 y C2 el momento 
maximo ocurre en uno de los dos extremos, y el momento total ivf: no tiene 
porque amplificarse mediante 5 .... 

7. Verifiquese la inestabilidad debida una deflexión lateral de la estructura 
(Secc 1 0.13.6): 

a. Cuando se utiliza 10.13.4.2 para calcular 5, M,, el valor de Q que 

se evalúa utilizando cargas gravitacionales factoradas, no deberá exceder de 
0.60. Nótese que para verificar la estabilidad, todos los momentos de inercia 

se deberan-dividir por ( 1 + fJ.~ ), donde, para este piso (Secc. 1 O. 1 1 .1 ): 



. -~ 

¡..¡ 

u 1+ ¿=· f3 , = II1.4 P,, = o.89·, fJ 1 89 
P. 

El dividir todos los momentos de inercia por ( 1 + /].,) es equivalente a 

increm.entar las deflexiones, y consecuentemente Q, por ( 1 + fJ" ). 
Por lo tanto, en el 2o. nivel: 

Q = !.89 X 0.19 =0.36 < 0.60 

Por lo tanto, la estructura es estable en este nivel. De hecho. si se 
calcula la Q modificada en cada piso, se muestra que la estructura es 
estable. 

b. Al utilizar 10.13.4.3 para calcular ó,M,, el valor de 15, calculado 

utilizando ) P, y L ~ correspondientes a las cargas muertas y viy,as 

factoradas, s,erá positiva y no excederá de 2.5. Para la verificación de~'Ia 
· estabilidad:·· Jos valores de El se deberán dividir por ( 1 + /]., ). Por 

consiguiente, los .valores de Pe se deberán recalcular considerando los 
efectos de /].,.. ¡ :}:; 

es:. 

En las columnas B 1 a E 1 y B4 a E4, /3" = 0.89, y la carga crítica es: 

P 1,297 686 = = ton 
' 1 + 0.89 

En las columnas Al. F 1, A4 y F4, /3" = 0.91, y la carga crítica es: 

1,297 
P = = 679 ton 
' 1+0.91 

En las columnas A2, A3, F2 y F3, /3" = 0.89, yla carga crítica es: 
1 64"l . 

P = ' - = 869 ton 
' 1 + 0.89 

En cada- una de las columnas interiores, /]., = 0.88, y la carga crítica 

P = 
2

,5
90 

1,378 ton 
' 1 + 0.88 

Por lo tanto: 
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I ~ = 8(686) + 4(679) + 4(869) + 8(1,378) = 22,704 ton 

y, 

o = ---:-:
1
::-:-:::-:::-- < o 

' 1- 17,139 
0.75(22,704) 

La estructura es inestable cuando se utiliza el método de 
amplificación de momentos. 

8. Para propósitos de comparación, se llevó a cabo un análisis P- 6 
uiliz::mdo las propiedades de la sección, dadas en 10.11.1. En la columna 
C l. el momento total M2 aumentó aproximadamente 26% y en la col u m na 
C2 aumentó aproximadamente 42%. En ambas columnas, la cantidad de 
refuerzo determinada en la etapa de diseño preliminar es adecuada para las 
combinaciones de cargas a partir del análisis de segundo orden. Nótese que 
en promedio, los momentos de las columnas en el primer nivel aumentaron 
aproximadamente 26%. 

Para la revisión de la estabilidad según 10.13.6, los valores·de 1 se 
dividieron por ( 1 + /3" ). En todos los niveles de piso, el cociente de las· 
de flexiones laterales de 2o. orden respecto de las de 1 er. orden, se 
determinó menor a 2.5, lo cual significa estabilidad de conjunto de. la 
estructura. 

9. Es importante hacer notar que también deben considerarse los efectos de 
las cargas de viento que actúan en la dirección S-N. Sin embargo, en aras de 
simplicidad, en este ejemplo no •e consideran éstas. 

1 O. Cuando las columnas están sujetas a flexión en las direcciones x y y, el 
análisis anterior deberá ejecutarse en cada una de las dos direcciones. La 
verificación del diseño final de la columna podrá llevarse a cabo utilizando 
el método de la carga recíproca: 

P11 =1 1 1 
-+---
PIU PH, P,,, 

En la cual: 

PR carga normal resistente de diseño, aplicada con las excentricidades e, 
v e .. y 

carga axial resistente de diseño, para la as excentricidades e,= e.= O 

sz. 



ló 

cuando se trate de columnas con refuerzo transversal con estribos. 
Cuando ese refuerzo transversal consista de espirales, el coeficiente 
0.80 se reemplazará por 0.85. 

PR, carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentricidad e,. 
en uno de los planos de simetría 

P Ry· carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentricidad e,, 
en el otro plano de simetría 

53 

""l'" ....... 
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Example 13.2 (cont'd) 
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Example 13.2 {cont'd) 
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FACULTAD DE INGENIER.IA. U.N.A..IVI. 
DIVISIC>N DE EDUCA.CIC>N CONTINUA 

"Tres décadas de orgullosa excelencia" 1971 - 2001 

CURSOS ABIERTOS 

DIPLOMADO EN DISEÑO DE ESTRUCTURAS 
Y CIMENTACIONES 

MODULO 111: DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
.. REFORZADO 

TEMA 

CORTANTE 

EXPOSITOR: ING. JOSE GAYA PRADO 
PALACIO DE MINERIA 

MARZO DEL 2001 
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V,- C O R T A N TE , 

1.- COMPORTAMIENTO ELASTICO 

- J;1 {1~~) MfdM::f'Jr-Fdx 

AlJE 

/ 
" / 

1 

L--

dx 



. 1 • . 
•'· -

" 

--r~ 

.. 

- 1 ' . . . ,, . . ' :: . ,_. 
& -:· -. -. -. 

F/:s Jo fx dA =l ~~ !.! e;t,;·., ~d •• t~dA .. r~;~ e 

! 

~~ ft1e = M 11 + d t11 

fe • M1. .rdM .Q 
.I 

d.F -"' Ft: -FA : MA + ciM Q- M_A Q e d!VÍ 
-r ). 

.,. - -
L--;x = o'F - e' M Q_ -

L ... 'O'• d>< ¡~;¡. 

~ -

r~o dM ::; V 
dx 

1 r u- '·./Q V~x : X~ -:: 

Ib 

b 

cR 

·.·:~ __ ) 
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ESFUERZOS PR 1 NC l PALL •• 

·J. 
• z .E.I./1 

---· ·3 - -- - ---

~ 

1/ 0~-lx 
. ~. ÚYX 

¿ .. 

~- t-¡,.J 

¡J ,{ 

CIRCULO DE MOHR... 

( ~ > 
-/x C-l!x 

>-­y 

!¡ .- TEtlSION MAXIMA 
. <DIAGONAL> 

3 \..·' 
2 ;T, 

3 

, . 



• 

·,. ,TRAYECTORJ AS DE ESFUERZOS PRINCIPALES 
. : . . .. .· 

. . . . ._.:. ... - . 

ft!fffiiiiffiffffiffftififfffiifiifftf•• 

. /Eif/SI()IV~~ --­

-~1'/féS/t:W&S ----

1 l 
VIGA DE CONCRETO SIMPLE 

= -
. 

. LA DISTRIBUCION DE ESFUERZOS CAMBIA APRECIABLEMENTE SI 
SE EXCEDEN LAS TENSIONES QUE PUEDE SOPORTAR EL CONCR.E 
TO Y APARECEfl CAS PRIMERAS GRIETAS. POR LO TANTO. A -
PARTIR DE ESTE MOMENTO NO ES POSIBLE PREDECIR SU COM 
PORTAMIEtiTO BAJO LAS HIPOTESIS DE MATERIAL ELASTICO Y· 
HOMOGENEO. 

•. 

. 
. . 

·' 1. ••• . . .... " 
'"'·:' 

. __ , 
Y' •• ·_ 

•. 

. '. 

. ~ . 



2.- MODOS DE FALLA EN TRABES SIN REFUERZO TRANSVERSAL 

• 7 *"' .. 

c:;n.uw.ctineálf~ 

,_.,.lmwnt• att wuf.a& 
rltpatdwnrp 

e;.;. u indiNO. formld.l 
. .-..lm•n•• en var&aa 

a&AIJ* de c:ers-

t 

. ~. ' 

··-·-T···­
• . •. 

' 

Grltu Inclinada fDrmede 
a4bhamen1e en u.ne IOU 

n•pe *ca-:;.:""~--. 

b) Follo en e""'"' Ton _,canon,. 

e) f•U• an •dh•anc;. pcw c:o,....,.. 
1 

5 



fFECTOS DE LA GRIETA DIAGONAL. 

Al REDUCE LA ZONA DISPOBIBLE F.-iRA TOMAR COMPRESIONES 
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 COMPORTAMIEll 
TO ES PRACTICAMENTE EL MISMO CON O SIN REFUERZO -
TRANSVERSAL. 

Bl AL APARECER LAS GRIETAS, EL REFUERZO TRANSVERSAL 
SE DEFORMA HASTA ALCANZAR SU LIMITE DE FLUENCIA, 

.PARA EVITAR ANCHOS EXCESIVOS DE GRIETAS LOS REGLA 
MENOTS LIMITAN EL FY DEL REFUERZO t ~~JO KGicM2, 

Cl SI LOS ESTRIBOS SON VERTICALES Y CERRADOS, EL CON 
F 1 NAMI ENTO DEL CONCRETO MEJORA LA DUCTILIDAD DEL 
ELEMENTO Y L; ADHERENCIA DEL REFUERZO. 

6 



· 4,- CALCULO DE LA RESISTENCIA . 

. Al CONTRIBUCION DEL CONCRETO (Vcl. 

SE CONSIDERA QUE LA FUERZA CORTANTE QUE RESISTE -

EL CONCRETO ES IGUAL A LA CARGA DE AGRIETAMIENTO-

INCLINADO¡ Y ESTA ES FUNCION DE LA RESISTENCIA EN 

TENSION DEL CONCRETO. QUE A SU VEZ ES PROPORCIQ 

NAL A LA RAIZ CUADRADA DE ·su RESISTENCIA EN CO~ 

PRESION. 

POR TANTO: 

Ve = K·~ 

= -

7 



ANAt.OG/..; .?é /.~ Al'i"MAPI.IIfl'l 

é L..-
/ (•) 

1 C5 ti IS " t 

~ ·-~~ Av a 
·~ 

(ó) 

Er~ao j Arr/?5 ~ENo<. ~re 6eN (11; 

.e- Arr.r55eN<>< 
r e "' · 5EN (il 

€ r/7 • o ; ,t:,. T • Av ;'S Cot? e><...- Fe cos fZ5 
= -

AT - Ll M .. V-<5 
.... - i! z 

Yff : Av!S- (~....::+ 6~No<. ) 
.,. TAIV (i 

v~ el vA R (co.:>...:r ~~Not } 5i 9' • 45• 
5 ·. r,..,N ii' 

V= ..:; ~ 1'5 ~ ( 6EN~K r- CC>5--<) si /5- /',5/ -~ '•'.-¡ r Vs ., ,.:¡ 5 Ó' c:t ( SéN"" + Ca:!~) l y ~ - o' 
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5.- REGLAMENTO . D. F. 1 9 8 7. 
REVISION DEL ESTADO LIMITE DE FALLA POR CORTANTE 

VR ~ Ve + Vs 
VR ~ VU 

S.l FUERZA CORTANTE ULTIMA ACTUANTE Vu. 

Al FACTORES DE CARGA 

Vu = F.C. V 
Vu = 1.4 <VcM + Vcvl 

. V u " 1..5 <V cM + Vcv) ), GRUPO A 
Vu = 1.1 <VcM + Vcv + VeA) 

Bl FUERZA CORTANTE MAXIMA. 

d 

50t.O ~~ .t..-'15 CA/!tf;t:;~ COM',P~~M"EI'l( P//:.5C7/M!¿;{/r.E 
19 ¿,.:; V/~1"1 
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5.2 DETERMINACION DE Ve. 

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

EN ESTE CASO: . l FR (0.2 + 30 p) F*c bd . (•i p k 0.01) 

ve = VeR ~""= 
FR (0.5) "J f*c bd (si p) 0.01) 

. DONDE: p • A11 
bd 

y FR - { o.e 
0.6 

(01. 2) 

(0 > 21 

B J RELAC ION 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 = O. 7 VCR 

si 
) h/b ) 6 l 
\h )70 cm 

Ve = 0.49 VCR 

11 



CJ CONSIDERACION DE LA RELACION M/V 

Si L/h < 4 

Ve .. (3.5-2.5 M) Vt:R 
vd 

PERO NO MAYOR QUE l. 5 FRbd ~ t• e 

DJ INTERRUPCION DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

1 1 -t 
t <.O.ú;TA:; .r~ 1 d .-r e - . .,.... , 
¡_1. --L--==o:;:::=::::., . _.J 

1 ¡ . 1 

.+-¡--__s.d¿___L¡_, _ _d--..4 

Ve •O. 7 Ve.<:' 

El TRASLAPES DEL REFUERZO LONGITUDINAL 

12 



F) CORTANTE Y CARGA AXIAL 

Ve = K VeR 

DONDE 

K • l + 0.007 (Pu) 
A e 

K = l - 0.03 (~) 

A e 

GJ ELEMENTOS ANCHOS 

LOSAS, ZAPATAS Y MUROS 

b ~ 4d 

SI 

!:! < 2 
vd 

EN CASO QUE NO SE CUMPLA ALGUNA 
DE LAS DOS CONDICIONES. = -

Ve = VeR 

COMPRES ION 

TEN S ION 

Ve • 0.5 !'Rbd ~ 
INDEPENDIENTEMENTE DE P 

13 
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-5.3 CONTRIBUCION DEL REFUERZO TRANSVERSAL 

Si Vu) Ve 

Al ESTRIBOS VERTICALES 

Vs = l"R Av fy d 
S 

S = FE Av fyd !:::. Fn Av fy 
Vu - Ve J.Sb 

Bl ESTRIBOS INCLINADOS 

S = FR Av fyd 
Vu-Ve 

(senor.+ eos( ) '- FR Av fy 
3.5 b 

Cl VALOR MAXIMO DE Vu, 

Dl SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Vu. 

·Si Vu) Ve 

SEPMAX = O. 5 d 

- SEPMAX e 0.25d 

. 14 



El SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

S • O. 25 d Si (Q ) 2) 

s .. O.Sd Si (0!.2) 

Fl CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

~IGAS PRINCIPALES 

- f.y !:. 4200.~ Kg/cm2 

0 min.• 6.3 mm (l/4• o f2) 

- ANCLADOS lO B DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE UNA 

_VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

= -

·ES TRI B_9S 1 NCLI NADO S ~ ~ 1¡5 • 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30" 

15 



E) SEPARACION MAXIMA EN FUNCION DE Q, 

S•0.25cS Si CQ>2l 

S•O.Sa Si (Q~2) 

Fl CARACTERISTICAS DEL REFUERZO DE ESTRIBOS 

VIGAS PRINCIPALES 

- fy ~ 4200 Kg/cm2 

- 0 min ~· 6.3 mm (l/4" o 12) 

- ANCLADOS 10 0 DESPUES DE UN DOBLEZ A 135° SOBRE.UNA 

VARILLA DE ESQUINA DEL REFUERZO LONGITUDINAL. 

·ESTRIBOS INCLINADOS d.~ 45" 

BARRAS INCLINADAS o( ~ 30" 

16 



ll 

• N0/93dldt--'i0:J ,J., !VOI§I'J;i..L N::7 ::,l,r77:d 

o.;;;;;::;/;? 1ii ?!íb ~:..:?!' idWI ;?¡/0 NQJ.::;ioNO.:; 

F. j p r;j_ CCO#J 

,:,,j 7 oo::?r <: ( ,c:l-d ) 

~jq 
f9 ( ~-¡; -_ 9-V___,)-= 'b 

~ 

.¡ ( 5,17'-~b' )---

r:.j 9(7 = hj ~{1 + q, j 9' /:) 

1-q ~ 

C· _____ J 
~ ./ ' í . -· 

-·--·-

\/""' .-;_-\_' :'.....t.-~ =,- -' ,...)_ ...::z--~/•"-"-.-: --

p 

( ·­ •a 



f 

', 

Cott:o ? • o.O/'Z > O. O/ A asMA! S4 ~~~A'~vM'r'4' .U A~~ 

=.v MA~ P&. S~ ~ 

Vc4 ~ V~ o. 7 • (o. 5 r~ hJ o/f'2) it'~ ~~' it'~ 
Ve: , (o. 5 x: o.e "~o" 70 {?55') o. 7 )Lo. 7 G -5 ect:J . .,¡ 

~~ C~'!..O ce Vc4 

COMO ,P= O. OI'Z > O. 0/ 

C-1• Yc:R 70% • ( 0.6 f~hd f(*'c' ) o. 70 

C.¡~ ( o.6" o.~ •do w 70 lzoo') o. 70 ~e ;?15. 58 

:).- CONTfflót.ICION Oé t-06 E5T~!ó0!S 

• 
) . Av ::: e X o. 71 • /. -~~ cm' 

\'51~ ; :1.3 >< IAC x 4 ttXJ ". ~ ;;. '2:, etf>!i. t:.o ff:r 
15 

Eo-

18 



d=70 

11, ;se 
1 .;.. o - .• 

6 ?el 1 
1 1 1. 5 5,~~1 

1 ~ 
1 

1 ¡/. ~ # 3 ct' 15 1 
____1.~--- -··--------.-- ----··· 

1 1 
-, -------- _ _E_ #_3_ Cf_ 50 

.• 
----

¡ 
1 

1 1 
1 1 

l 8:/9'1 1 

1 1 1 1 
71 

7 1' 1 1 1 

~.zo 1 ".lO o l 1 
1 ' -, 1 1 

1 d=70 o':. ?o 
1 



~ ... 
,.-: 1 

~~4-~ ¡;" ~ ro.•.: •. 
~. ~. . . ~-

CONDIC!ONe!3 
)¡ • 80 cm :::.. 70 cm 

e:::: (6 ¡, • 4 ( ~) • 1~0 

8:- CALCULO~ Ve-=-

( 5#6) -~ _= o. oo ea.+ <:::: o . o; 
Ve.('· (o.~ f .a::J P) r~ á a' (¡'•&:' 

. ::-

.. · ... 
.... Ve~ • [( tJ. 'Z <f 50( O.éJOZQ~.f. )] 0.5 Jt $0x 7~ ~.::. 7,107 ~ 

\tÍ:,(' ; VCF. 7~ ;~ • ?Jo í X o. í ... ..f, ~ ?5 ff5 ¡""(),{' T;i~Si-1.~.:; ~: h > í:J) . . . 
, . ·.}-.: ~~ 

. ~~· 

· ... · 
':y·:.~:. t:._ . 



...... , 

.. 

5 = r~lwhd 
V<~- Ve 

t; ... o ~ .. 1 h? . .1 ~~,.., 7:~ 
- '""" ...... ..,. .;.. ' -r' ~ )( ;..¡ 

r ~ O r.o'-~ ::>. 7 e-· :.lv,~)t.- . -- - j • 

"-·). .. A -~ r~ .u ~:: = 
:7 ~ . 
.. . ~· l.; 

RJG~ 6Ert.{,.:.;:. = ;¡ c-T1 

E i/ 3 .:z =~ 
~~ :":~ EL C!.-.4~0 

., 
"' 
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. 
• 

·¡o-!3 as cm ¡e--·· 

r' 
1 ..... ...... 

·1 ..... 

~/1 1 

1 

1 

1 
• 

~ zo .. ¡ 1 

1 

1 
pE 

!!J#"S 
~ 

//OC/7?. ' 
:] 

d= 1!5 
;pe 

' 

5.':11 

1 
1 

1 

1 v 
1 .. 

e-#s ! \. ' :·~ 

1 ' ' . ,, 
1 

1 

/Jp c.rr>. 
\ • . 

-1 1 
1 

d=75 .J ~ 
~ 
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¿Qué es concreto presforzado? 

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

Si tenemos una viga de concreto simple como la mostrada en la figura (fig 
1), esta tendrá una cierta capacidad de carga, mientras los esfuerzos no~ 
males de tensión en el co?creto no séan mayores a la capacidad del concr~ 
to a la tensión (f't = 2 yf'c) que aunque pequeña, tiene un rango de exi~ 
tencia. 

Durante este rango podemos suponer un c~portamiento lineal del concreto­
y por lo. tanto a partir de: 

P=_R ~ 1. I 

para una sección rectangular: 

o Y~?a 
ce: _bli írl' 1=- -:ya~ re. 

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

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

En las figuras(· ) y ( _ 
ra ambos casos. 

se muestran los diagrcmc·, correspondientes pa-

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

De esta manera, lograríamos una carga de servicio del orden de 7 veces m~ 
yor a la del_concreto s~mple. 

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

Podemos ejemplificar lo anterior a través de un ejemplo sencillo. 

.:! . 
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v.g. 

Si suponemos la siguiente viga: 

p 

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

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

Entonces ~1 = Pa = lO Tm. 

y los esfuerzos: 

f = M 10 00000 = 125 Kg 
S 8000 ~ cm . 

f = 125 
Kg 

' cm 

El diagrama '" .fuerzas correspondiente es: 

J 

., 
c~~s). 

' cm 

b == "30cm. 
h = ~o c. m 

/ 
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.. ·. 

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

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

í 1 

\ t 
' - -

- +> 
_¡. 

1 -.. 
/ t'-. 

Siendo Pp 75000 Kgs. 

.e = 6.67 cm .. 

de tal suerte que produzca el siguiente estado de esfuerzos 

125 Kg/cm' comp. 

y sumamos ambos efectos tendremos la siguiente combinación de esfuerzos. 

f l '25 
) 

J2S 
= 

J zs J rzs 
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ahora es claro que el estado de esfuerzos es aceptable puesto que tan só­
lo hay compresiones y de una magnitud tal que son aceptables para el con­
creto. 

Para este ejemplo hemos supuesto que el concreto no tiene capacidad algu­
na a la tensión. 

Si analizamos los diagramas correspondientes al efecto mecánico externo -
de la carga Pp y al estado final: 

't ~~-
' \ 

\ Jí?) 

Vemos que la pza. Pp viajÓ del borde inferior del núcleo central, al sup~ 
rior. 

Por lo tanto aquella sección con los bordes del núcleo central mas aleja­
dos será una sección mas eficiente desde el punto de vista de flexión. 

Si ahora permitiésemos trabajar al concreto con tensiones, aún cuando me­
nores a ciertos límites (controlados por el agrietamiento), tendriamos un 
mayor rango para el recorrido de Pp (z) y por lo tanto una mayor eficien­
cia a flexión. 

Es decir: íJ 
1 ~\ / 

_L 
~ -\p.( i 1 

= -

,/1\ 
\ 17 -r 

-



Estos esfuerzos permisibles estan reglamentados. 

El efecto externo, de hecho de flexo compresión, constituye precisamente­
el presfuerzo. Es decir esfuerzos anteriores a los esfuerzos de trabajo. 

Existen varias modalidades para el presfuerzo, siendo las mas comúnes: 

a) pretensado 

b) postensado 

El "pre" y el "post" se refieren a si el tensado del aceio es anterior o­
posterior al colado y fraguado del elemento. 

El hecho de trabajar con esfuerzos iguales o menores a los esfuerzos perm~ 
sibles nos situa dentro del rango lineal y elástico y por lo tanto es vá­
lida la fórmula de la escuadría. 

Diferencias básicas y rangos 
postensado. 
Ventajas y desventajas: 

Materiales: 

Concreto • 
.Ac-ero. 

Perdidas de presfuerzo 
Etapas de trabajo. 

de utilización entre concreto pretensado y -

= -
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****'*******i!··H'******************IIII 
1 DISENO DE ELEMENTOS PRESFORZADOS * 
********'**'************************** 

LOS DATOS SON EN KGS. Y EN CMS. FECHA: 
* NOMBRE DE LA PIEZA ? * =LOSA TT .247.5/60 H. 
*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 

f'c PRES.= 350 Kq,/cm2. fou PRES.= 
f'c REF. = 200 Kq,/cm2. Es PRES. = 
f'ci DET.= 250 Kq,/cm2. as PRES. = 

C. PERD. = 
C. TENS. = 

*** ETAPAS DE CARGA *** 
CUANTAS ETAPAS SON • 4 

18-Abr-RQ 
VAZ~liF7 

\ 

17~(1('\ ~~'':', 1 r:m?, 
zonnnon ~~'':'· lr:rn?. 

o.~<; .-m?, 

0.80 
n.7~ 

1 .. SECCION SHIPLE = 1 
S/C 

SECCION r.OMPUF.STA= ? 

1 
2 

ETAPA SECCION 
1 1 
2 1 

2 
2 

w 
613.8 KG.IML. 
4?.0. 8 KG. /NL. 
742.5 KG./ML. 
400.0 KG./ML. 

*** PROPIEDADES GEO~IETR!CAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR DF ABAJO 
HACIA ARRIBA 

UNlDADES=r:mA?. 
PROPTEDADFR AFOM~TPT~nc 

++++ SECCION SIMPLE +~++ 

CUANTAS AREAS SON= ?. 

BASE BASE ALTURA 
INFERIOR SUPERIOR 

crn. crn. crn. 
18.00 30.00 ~~.00 

2~7.50 247.50 s.oo 

++++ SECCIDN COMPUESTA ++++ 

CUANTAS AREAS SON= 

BASE BASE AL TLIRA 
INFERIOR SUPERIOR 

e: rn • crn. C'ffi. 

247.5(1 247.50 : .. (1(1 

r 

! 

AREA= ?~~'?,"\() ,..,., ... .., 
TOTAL= RIR7;;;;.'1n ¡Tn"' a . 
y INF= Q~. ?() rrn. 

y SUP= t;;.8n r-rn. 

S INF= IRQ"i3.40 rm"'~. 

~ 
~ SIJP= 487~?'. Q7 rm"'"" 

AP~A= ~dQ":' o., ¡m,.? 

TOTAL= !07'i87d. ..,? r-rn"4 

y !NF= "'"' -::-:; rm 

Y ·sliP= lf...f..'O rm. 
~ TN~= ???4'7<,c;l r-'V'!""":) .-
~ SliP= t't4t'í~'.no;¡ ,... '" ... .., ~ 

*-!:·* CABLES DE PRESFLIER::>-1. NUMEP._Q. POSTr.J(lN Y C':l APn *** 
NU~IERO DE :ABLES = 8.(\ CLAPO (MT~.l = 1n.~1 

CENTRO I DE, t cm. l = 6. 5 

*** REVISION DE ESFUERZOS PF.RMISIBLES *** 
LOS ESFUERZOS SON: PARA LA ETAPA 

1 FSt1l= 18.40 KCl./crn2. FT (·! l= -47. "~"~ ~~''='· tc:rn?.. 
2 FS!2l= 12.61 Kc¡, tc:rn?. Fif:?.l= -'1?.4'1 Kg,/r:rro2. 
3 FSt3l= 1 1. 73 K<l. /cm2. Flf3l= -48.7A 1'':1.1.-1'11'?. 
4 FSt4l= 6.3~ K<l,/crn2. FTf4l= -?A.:'"'~'=" '~m?.. 
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LOS TOTALES FS T = q9.05 Kq./cm2. FI T = -1~t1."'Jf. v.-.. 1 .-""""':' 

PRESFUERZO FS p = -16.73 Ko./crn2. FI p .. 1n-:o.~? .,.,., 1,.. .... ., 

PERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 Kc¡./cm2. ~T= 
_,,...._ 1? 

PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 Kc¡. 1 cn1?. ~T: -C:O ""' 
LA COMBINAC!ON DE ESFUERZOS ES : PARA LA ETAPA 

1 FS!ll= 1. 67· ~"'· /c:rn2. FI ( 1 l ~ (,('1.?? V'J. 1 ,..,? . 
2 FS!21= lt!.22 Kc¡./c:m2. FJ!21= ?7.70 "'"'· Ir,.,.?. 

3 FSC3>= 26.(1! Kc¡./c:m'2. FI !8l = -?n e;>., k'?· Ir-m? 

4 FS!4l= 32.::::3 l<c¡./c:rn2. FI !4l= -47.'?4 1-•~. 1 rrr~:? 

*** RE'Jl SI ON DE FLECHAS *** 
1 ·t LA SU~IA DE FLECHAS ES 2.210 r.m. 

LA CONTRAFLECHA POR PRE:;FUERZO ES -l.nl7 r-rn. 

* * * LA FLECHA PER~:JSJ F'LE ES 2.<'>62 r: "' . 
PARA LA ETAPA: FLE~HA 0.: COMRTNACTnN: 

l D = (1,7t:' :.m. CD = -().Q()4 ,.. ""· . 
2 D = (;, 4:~8 r:m. CD ·- ·-C1.411'- ,... '" . 
3 D = o. {¡r.;,r, íll"l. CD = Cl.?dn '""'· 
4 D = o.:::c:¡~ ¡,,,. en = o.c:::Q~ '"'" 

*.¡; . .¡:. F:EVJSJON A LA ·RUrTUr:·A .... ~.¡; 
~ 

AREA DE ACERO DE REFUERZn : ?.~a r- r,;? . ~ 

·~ 
ESFUEF:ZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE RFFUI"R?O d?nn nn Vn. Jr-m? 

CENTROIDE DEL ACERO DE REFLIERZ0 : 4.nn rm. ', 

FLUYE EL AC.ERO DE PRt.SFUERZO ( ST=l. NO=n 
FLUYE EL ACERO DE REFUCR?.O ( SI=l. NO=O 

EL MOMENTO RESISTENTE 4A.n~? Tr"'!n -.o 

EL ~10~\E~ITO ACTI.IANTF ::11. Rnn Tíll"o. -m 

EL FACTOR DE SEGURIDAD 1. 44~ 

EL VALOR DF .A= ? . .l.a? rm 

29 



1 
2 

1 

2 

*********iH:·-lf~·H·ifif******* K K K K K K K**-*** * DISENO D!' r:u:~!ENTOS "'":ESFORZADOS * 
*******-1·-lf.;: -1: ·> ,.-l'-1' ·Hi .¡¡ if·H .¡¡.;; ************* 

LOS DATOS SON EN I<SS. , !"N CMS. FECHA: 
* NO~IBRE DE LA PIEZA ? * =T. PORTANTE "L" H. 
*** CONCRETOS *** *** ACEROS *** 

f'c PRES.= 350 Kq,/cm2. 
f'c REF. = 
f'Cl DET.= 

200 KQ. /crn2. 
::"5"(1 !-:~. 'Cm?. 

CUAN-rAS :--:~t\~:,~-­

SECClON ::.HIPL[ = 
ETAPA SE:CIO~! ~r: 

J 
2 
3 
4 

J 

fnu PRES.= 
E"s PRES. = 
AS PPF.:-\. = 
e. PERD. = 
e. TENS. = 

SErCION cnMPUFSTA= 
(,J 

RL?.fl K(;./NI 
2072.0 KG./MI 
1318. el ~:G. /.MI 
1~50. O ~:G. 1~11 

1 ~-1!··,..-RC" 
VA7PI' 7 

? 

· 7S('tro '' ':'. 1 e-""?. 
?r' ·'1nnr· ... ~. 1 r-f'l"'">. 

n.oC" ·on?. 
f). ~,.. 

*** PROPIEDADES GEn~IET~ICAS *** 
LAS AREAS SE DEBEN DAR Dr ABAJO 
HACIP ARRIBA 

liNIDADFS=rmA? 
PROPIEDADES GFnMFTRTrAs 

++++ SECCION SHIPLE ++++ AREA= ~a?~. (HI ,-~"2. 

CUA~iTAS ARE AS SON:: 2 r TOTAl.= 21?n~a7_;-.l~ r"1'fl"4. 
y HIF= ::¡q_ "o ,.., . 

BASE BASE ALTURA y S:liP= 41,. ' 1 rm. 

INFERIOR SUPERIOR S INF= 54!=i~t .?? rm""'~. 

crr .. crn. r. '·~ . S SIJP= (p::¡Qp~. -.., rm""'::t. 
5C:.(I(I 50.00 ::<o.oo 
3=:.oo 35.00 ~;:-;. 00 

++++ SECC:~N CO~IPUEST:, +~~+ ARE' A= ?::14:-1 -,,.; rm""'2. 
CUANTAS AREAS SON= 2 J TClTAL= ~1?7rl4?.~? rrn""'4 

" !NF= 44.~? rm. ' 
BASE BASE AL Tl.l'~ t. y SLIP= "\().4q rrn. 

INFERIOR SUPERIOR ~ 
.~ !NF= ?()?.:11 0'> f:"'M,...~. 

~ SLIP= ¡L,J044. 1? r-M""'3. "' cm. c:rn. r- ~ .... 

3:: .. 00 .35. 00 .. . (1\1 

7~1. 00 75.00 : .. .-.o 

*** CABLES DE PRESFIJér-·:-:r>. NU~IEP..O. PClS!CION .Y r.t ARO .._.._.._ 
NmtERO DE CABLES = : ,., . '1 CLARO IMTS. l = IC1.4() 

CEN1ROIDE, <crr..) = 1.-1. n 

*** REVISIQN ÓE ESFUE'F:·r~ FERM!SIBLES *** 
LOS ESFU~RZOS SON: p;:\~:A :..A ETAPA 

¡ FS < 1) = ~. 1 7 1<~. /crn2 .. F I 1 1 l= -?n.<q Vo:-. /í'Pf'"":'. 
-~· 

2 FS(2l= t"·,~;. ':;2 l<q. 1 crn2. F!l2l= -C:t .:":"'7 V<>. /rM.., 

3 FS!3l" ~..... ""'7C' 
~· ...... . ' -· K<!. tcm2. Fl 13)= -<l?,,<,q V~. ,.~ ... 

4 FS!4l= ~~ 1 3 f<q. tcm2. FI14l= -?9.R? ~~~- /rf"t., .·, ;:~~1~ 
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' .. 

LOS TOTALES FS T = 150.96 Kg. 1 c:m2. FI T = 

PRESFUERZO FS p = -34.95 Kq./c:m2. F=I p = 
PERMISIBLE la ETAPA FC= 120.00 K<;l.lc:m2. 
PERMISIBLE DE SERVICIO FC= 157.50 Kc;r. /c:m?. 

LA COMBINACION DE ESFUERZOS ES : PARA LA ETAPA 
1 FS 1 1 l = -10.78 Kq./c:m2. F=Jit>= 
2 FSI2>= 50. 14 Kq./cm2. FI12l= 
3 FSI3>= 88.89 Kq./cm2. F=JI::ll= 
<) FSI4l= lló.02 Kq,/cm2. FJ14l= 

*** REVISION DE FLECHAS *** LA SU t-IA DE FLECHAS ES ?. • 02 J c-m. 
LA CONTRAFLECHA POR PP.E':'FUERZO ES -1.023 cm. 

* * * LA FLECHA PER~IISJBLE ES :Z-580 r: ro . 
PARA LA ETAPA; FLECHAS: COMB HJAC JO N: 

1 D = 0.3)6 c:m. CD 

- D = ('!,7Q6 c:m. r.n 
3 D ~ 0.506 cm. en 
a D = (1.40<1 crn. r:n 

*** REVISION A LA RUPTURA *~* 

AREA DE ACERO DE REFUERZO : 
ESFUERZO DE FLUENCIA DEL ACERO DE REFUERZO 
CENTROIDE ti~L ACERO DE REFUERZO : 

FLUYE EL ACERO DE PRF.?::-o: IERZO 1 ··s J = 1 . No=n 
FLUYE EL ACERO DE R[FLIER::'O 1 81=1. NO=O ) 

EL ~tmtENTC' RESISTENTE 
EL ~1 Cl ~! F t-IT C' ACTUANTE 
EL F f'.CTQP. DE SEGURIDAD 

r:: VALOR DE 

= 
= 
= 
= 

A= 

-134.2r\ K"> 
-. /r-m'2. 

8~. 4? Y?· tcm2. 
F=T~ -1(1.17 
FT~ -~o. fP 

;:,<;.na v~.tcm'2. 

~~-"'"' Vt;'l. /¡fl'l?, 

-t<>.nt v~. trm?. 
-4~=-:.qc: 

,._ Ir-m?. 

-n. 7n<> _, 
n.nQq -~ 
(1. C:04 r~ 

n.oo::: r- rn , 

~.Q!-, rrn2. 
a?nn.on ~-~ Ir-m?. 

4. ()(') rf'n 

1 ~~- t 1 o T~n 
_ .. 

77.0(1., T~•' 
_.., 

t . '=;<::'(") 

?a.nAc:: ~, ... 

_,. 
c. 
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Oeduct deflection caused by weight of member: 

5w~ 
A~= 

384 E0¡ 1 

(
0.418) 

= 5 _1_2_ (70 x 12)4 _ 
3

_
00 

in.~ 
384 (3587) (20,985) 

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

3.4.2 Elastic Deflections 

Calculation of instantaneous detl,.:·:ans caused 
by' superimposed service loads foiJOW classical 
methods of mechanics. Design equations for vari­
ous load conditions are given in Chapter 8 of this 
Handbook. lf the bottom tension in a simple span 
member does not exceed the modulus of rupture, 
the deflection is calculated usin~ ·,e uncracked 
moment of inertia of the section. ·· --.0dulus of 
rupture of concrete is defined in Ci _ e of the 
Codeas: 

t, = 7.5 t....f"; . (Eq. 3.4·1) 

(See Sect. 3.3.2 for definition of /..) 

Fig. 3.4.1 Bilinear monient-deflection relationship 

Moment 

¡calculatcd u~•ng¡ Calculated us•ng 1 

. l 9 l 0, 

Deflection 

l. Moment which results in bottom tens1on of f 
- ' 

2. Moment corresponding to final bottom tension 

{Note: Pres:ress effects not mcluded m illustrat/Qn.} 

3.4.2. 1 Si linear Behavior 

Section 18.4.2 of the Cede requires that "bi· 
linear moment-deflection relationships" be u· 
to calculate instantaneous deflections when 
bottom ten sien exceeds 6 v'"f; . Th is means tha, 
the deflection befare the member has cracked is 
calculated using the gross (uncracked) moment of 
inertia (1~) and the additiona/ deflection alter 
cracking 1s calculated using the moment of inertia 
of the cracked section. This is illustrated graphi· 
cally in Fig. 3.Ü. 

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

l"' = nA,,d~ (1- .JP;) (Eq. 3.4-2)• 

may be used to determine the cracked moment of 
inertia. Table 3.9.19 gives coeff•c•ents for use in 
solving this equation. 

Example 3.4.2 - Deflect,::~ calculation using bi- _ 
linear moment-deflection relationsh•ps 

__ Given: 

8DT24 of Examples 3.2.8 and 3.4.1 

Prob/em: 
Determine the total instantaneous deflectio. 

caused by the specifiec unib.-:-- '•ve load. 

So/ution: 
Determine f, = 7.5v'f; = 530 psi 

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

= -

Determme :e, from Table :;.~ _ 19 

A
0

, = 2.142 sq in. (See Ex. 3.2.8) 
d at midspan = ee +y,= 13.65 + 6.85 

:: 20.5 in.1 

~= 2.142 
= = 0.00109 Po bd (96)(20.5L 

e = 0.0067 

le, = Cbd 3 = 0.0067 (96)(20.5) 3 

= 5541 in.• 

"''AIIowaUie Tens•le Stresses·lor Prestreueú Concrete.·· PCI Jour· 
nal. Feb, 1970. 

111 is wtthin the preciston of the :atcula11on method and obsen 
IJehavtor to ust mtdSPan d and :.J calcula te thr dtllecuon at mt., 
soan. although the mutmum tensJIC!' s1rru m thu cale IIIISumed '.,~2 
., 0.4 t-
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Determine the portien of the live load that 
would result in a bottom tension of 530 psi. 
782 - 530 = 252 psi 

The tension 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: 

and 

1614- 252 

1614 
(0.280) = 0.236 kips/ft 

fo.236) 
5\ 12 (70 x 121• 

384 (4287)(20,985) 

= 1.42 in. 

.!lcr = 
s(~) (70x 12)4 

384 (4287)(5541) 
= 1.00 in . 

Total deflectJon = 1.42 + 1.00 = 2.42 in. 

3.4.2.2 Effect.ive Moment of lnertia 

The Cede. allo'ws an alternative te 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· 
sututmg 1, lar 1

9
:in the deflection calculation. 

The equation for effective moment of inertia 

is: - ( M")J --:: [ ( M,,)J] 
1,- -¡;¡¡- 1

9 
+ 1- M 1,, 

• • 
(Eq: 3.4-3) 

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

The use of J, with prestressed concrete mem· 
bers is described in a paper by Branson.• The 
val u e of M,,/M, for use in determining 1 ive load 
deflections can be expressed as: 

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

= final calculated total stress in the 
member 

f~ = calculated stress due to live load~ -

Example 3.4.3 - Deflection calculation using 
effective moment of inertia 

Gtven: 

Same section and loading condllions of E xam­
ple 3.4.2 

· • Br11nson. O E .. ''The Oelormilt•on ol NoncomooSHe and Com· 
pos11e Preureued Concrete M~tmbers" ~fi~Ctrons ol Concrete 
Srructures. SP-43, Amerrc¡¡n Concrete lnu•lutc. 

• Fig. 3.4.2 Effective moment of inertia 

r---------------,·· 

Moment 

Problem: 

%ate: Effects of prestress 
not ¡ncluded 

Calculated using 1. 

Deflection 

Determine the deflection caused by live load •iii 
using the 1. method. 

So/ucion: 

From the table of stresses in Example 3.2.8: 

t¡ 2 = 782 psi (tension) 

t2 = 1614 psi (tension) 

f, = 7.5../?;, =·530 psi (tension) 

Meo = 1- (782- 530) e 0.844 
M. 1614 

(~:·Y= (0.844) 3 = 0.601 

1 _ ( ~:· r = 1 _ 0.601 = 0.399 

1, = 0.601 (20.985) + 0.399 (554 1) 
= 14,823 in.• 

J, can also be found using Fig. 3.9.20 

f, = 782- 530 = 252 psi 

~ = 252 = 
t2 1614 °·16 

J. 

5541 
20,985 

= 0.26 
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= 0.70 ' 

= 0.70 (20,985) e 14,690 in.• 

5 
wQ4 ( 0.280) 

t. E = -::-::--:-::--:-- = s\ 12 (70 X 1 2)
4 = 

384 E< l, 384 (4287) (14,823) 
2.38 in. 

3.4.3 Long-Time Camber/Deflection 

ACI 318-77 provides a convenient equation for 
estimatin9 the additional long-time deflection of 
non-prestressed reinforced conccr.te 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 important not only at the "initial" and 
"final" stages. but also at erection, which occurs 
at some intermediare stage, usually from 30 to 60 
days alter casting. 

lt has been customary in the oesign of precast, 
prestressed concrete to estimare :he camber of a 
member alter 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 i· 
account the effects of loss of prestress, wl 
only affect the upward-component. 

Table 3.4. 1 provides suggested multipliers 
which can be used as a guide in estimating long­
time cambers and deftections for typical mem­
bers, i.e., those members which are within the 
span-depth ratios recommended on this Hand­
book. Derivation of these multipliers is con­
tained in a paper by Martin. • 

( Long-time effects can be substantially reduced 
1 by adding non-prestressed reinforcement near the 

•; level of the prestressing steel. The reduction ef­
fects proposed by Shaikh and Branson' can be 
applied to the approximate multipliers of Table 
3.4.1 as follows: 

e = 2 

e, + A,/A 0 , 

1 + A,/A0 , 

where e, = multiplier from Table 3.4. 1 
e2 = revised multiplier 

A, = area of ncc,·prestressed reinforce­
ment-

A
0

, = area of prestressed steel 
-------'-
·M.IIrtln, L. D. "A Aa1íonal Method tor Eu•maung Cambar 
· Deflecuon of Precast. Prenressed Concrete Memben" PCI ~ 
n•l. Jan·Feb, 1977. 

tShaikh, A. F .. and Branson. D. E., "Non·Tens•oned S1ee1 in Pre­
streued Concn11a Bums." PCJ JourntJI, Feb, 1970. 

Table 3.4.1 Suggested multlpllers lo be used as a gulde In estimating long-lime cambers 
and deflecllons lor typlcal members 

Wllhout Wllh 
Composllo Composllo 

Topplng Topplng 

Al erect10n: 

(1) Deflection (downward) componen! - apply to lhe e las tic 1.85 1.85 
deflection due to !he member weight al release of prestress 

(2) Camber (upward) component - apply to the elastic camber 1.80 1.80 
due to prestress at the t1me of ralease of prestress 

= - --
Final: 

(3) Defleclion (downward) componen! - apply to !he elastic 2.70 2.40 
deflection due to the member weight at release el prestress 

-(4) Camber (upward) componen! - apply to the elasllc camber 2.45 2.20 
due lo prestress al the tome ol release of prestress 

(5) Deflection (downward) - apply to elasloc deflection due 3.00 3.00 
lo superomposed dead load only 

(6) Defleclion (downward) --apply te elastoc deflection caused - 2.30 

1 by the composite topping 
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Alternately using Table 5.20.4, for b = 16 in. and 
A •. t + A.= 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 Dapped·End Connections le-:. " ,. • .. ',. .. '. '' '•' J , 
Design of connections which are reccssed, or 

· dapped into the end of the member. requires the 
investigation óf sevcral potential failurc modcs. 
These are illustrated in Fig. 5.9.1 and listed below 
with the reinforcement required for each consi· 
deration. 

1) Flexure (cantilever bending) and axial tension 
in the extended end. Provide flexural rein· 
forcement, A,, plus axial tension reinforce· 
ment, An. 

Direct shear at the junction of the dap and the 
main body of thé member. Provide shear-tric· 
tion reinforcement composed of A, and Avh, 
plus axial tension reinforcement, A •. 

O iagonal tension emanating from the reen· 
trant corner. Provide shear reinforcement, 

Diagonal tension in,the extended end, Provide 
shear reintorcement.composed of Avh andA •. 

Bearing on the extended end. lf plain concrete 
bearing strength is exceeded, use A, as shear· 
triction reinforcement. 

Each of these potential failure modcs should 
be investigated separately. The reintorcement re· 
quirements are not cumulative, that is, A, is the 
greater of that required by 1, 2 or 5, not the sum. 
Avh is the greater ot that required by 2 or 4. 

5.9.1 Flexure and Axial Tcnsion in the Exte. ::le•' 
End 

The flexural and axial tension horizont<JI rcin· 
forcement can be determined by: 

where: 

"' = o.s5· 

tV"a+N~ (h-d) +N] 
(Eq. 5.9·1) 

a = shear span, in: (can be assumcd = 3/4 r.,) 
~P = dap projcction, in. 

= 

h ~ depth of the member above the dap, in. 

d = distance from top to center of the rein· 
forcement, A,, in. 

fv = yield strength of the flexural reinforce· 
ment, psi 

For design convenience, Eq. 5.9·1 can be re­
arrangcd as follows: 

A,+ An = l/>
1
tv [ vu(:) + Nu (:D 

(Eq. 5.9-la) 

Table 5.20.5 may be used to determine the steel 
requirements. 

5.9.2 Direct Shear 

The potential vertical crack shown in Fig. 5.9.1 
is resrsted by a combination of (A, + A.) andA.". 
This reintorcement can be calculated by Eqs. 
5.9.2 through 5.9.4: 

2Vu 
A, = \ 3 1/>fyP.e 

N u ' .. 
An = \ 

1/>fv 1 

' ' 

'¡) ;,/{Eq, 5.9·21 

Y. 
" (Eq. 5.9·31 

. V u 
1 

J Avh = 
3 1/>f V vlio 

(Eq. 5.9·4) 

where 

= 0.85 

= yield strength of A, and A", psi 

t.. yield strength ot A.". psi 

1000 >.,2 bh ¡¡. 
= 

(See Sect. 5.6 tor detinition ot >.) 

(Eq. 5.9·51 

The recommended mínimum reintorcement re· 
quirements are: 

80 bh 
(Eq. 5.9·6) A, (min) = 

ty 

40 bh 
A .. ,¡¡ (min) = (Eq. 5.9-7) 

t •• 

unless one·third more than that required by either 
Eq. 5.9·2 or 5.9-4 is provided. 

Reintorcement A." should be uniformly dis· 
tributed within 2/3 d ot reinforcement A, + An. 

1 o IJe lhtooreucally corree!, Eq. 5.9·1 should hhe ¡0d 1n the 
denomina lar. Thtt uut of • • 0.85 in11e~ al 0.90 (llexure) 
compensales for lhis approrumet1on . 

PCJ Design HanlJUook 
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Fig. 5.9. 1 Required reinforcement in dapped-end connections 

welded 
. anchor 

A., 

1%" 
max:.., 

_J 

-~ J,¡-''~ . 

1¡1 / --

\ V / 
l.. r-/ / 

/ 
• 

~0 v. 
p.-a-

A,h 

1W' max. 

f---ro ·l. 1.7Qd 

(a) 

0 1 ;;=-, t 
A.," 2/3 d (max.) 

" A,+ An ~ 
·' 

Note: Flexure and shear 
reinforcement omined 
for claritY 

A.--f#~¡---~----j 
welded 
anchor 

... N 
u 

(b) Alternate reinforcement placement (see Sect. 5.9.8) 

d 

1 

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

;., 
' '\! 
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For c.Jesign convenience, Eq. 5.9·5 can be com· 
bined with Eqs. 5.9·2 and 5.9-4 to yield: 

V", 
A, = 

1. 78 fy A2 bh 
(Eq. 5.9-2al 

V , 
A." 

u 
(Eq. 5.9·4al = 

3.57 fyv f..2 bh 

where 

¡J = 1.4 

V" is in kips 

fv and fv• are in ksi 

5.9.3 Diagonal Tension at Reentrant Cerner 

The reinforcement required to resist diagonal 
tensian cracking starting from the reentrant cor· 
ner can ·be calculated fram: 

!Eq. 5.9-8) 

where 

e> = 0.85 

V" = · applied lacto red load, lb 

A,h = vertical or.:..d¡agonal bars across poten· 
tial diagonal tension crack, sq in. 

fvs = yield strength of A,h, psi 

V"/~bd should not exceed Bt.v"f;. 

5.9.4 Diagonal Tension in the Extended End 

Additional reinforcement is requ~red in the ex· 
tended end, as shown in F ig. 5.9.1, su eh that: 

9 V"= 9 (A.t.+ Avh fvv + 2 t. bdv~) 
. .

1
: ' .; IEq. 5.9-9) 

where 

t. = yield strength of A. 

Tests on dapped·end beams• 1nd1cate that at 
least one hall of the reinforcement reqUired in 
this area should be placed vertically. Thus: 

m~n A. = -
1- (V" -2 t. bd·/~) 

2 t. r;, 
IEq. 5.9-10) 

5.9.5 Bearing on the E-xtended End 

The bearing on the extended end sllould be 
checked against the plain concrete bearing limita· 

Te11 perlormed LJv Rath'. Rilths .¡¡nd Johnson. Hu1sU.JIC. ll 
lresulu unpullhshcdl. 

--~ 

tion of Eq. 5.7.1. lf thc limits are excceded. then 
the capacity shauld be cllecked for re~nfarced 
concrete bearing as described in Sect. 5.8: 

A, + A = _1_ (V" co~ + N) 
n q, fy P.e J 

· (Eq. 3.9·11 1 

(Eq. 5.9·121 

5.9.6 Anchorage of Reinforcement 

Horizontal bars A, + A" should be extended a 
mínimum of l. 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 mínimum of 1.720 pastthe 
end of the dap, and anchored at the end of the 
beam by haoks or other suitable means. Vertical 

· ar diagonal bars A,h and A. shauld be praperly 
anchored by hooks as required by ACI 318·77. 
Welded wire fabric may be u sed lar reinforcement, 
and should be anchored in accordance with ACI 
318·77. 

5.9. 7 Detailing Considerations 

Experience has shown thatthe depth of the ex­
tended end should not be less thim óne-half the 
depth of the beam, unless the beam is significant· 
ly deeper than necessary for architectural reasons. 

Diagonal tension reinforcement, A,", should be 
placed as closely as practica! to the reentrant cer­
ner. This reinfarcement requirement is not addi· 
tive to other shear reinforcement requirements. 

Re~nforcement 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 sv'f; immediately 
beyond the dap, longitudinal reinforcement 
should be placed in the beam to develop the re­
quired flexura! strength. 

5.9.8 Alternate Placement of Reinforcrment 

= _ As an alternare to plaóng reinforcement as 
shown in Fig. 5.9.1a, diagonal bars can be placed 
as shown in Fig. 5.9.1b. The requirements forre· 
inforcement placed 1n this manner can be deter· 
mined by: 

V Ja> +d> u 

9 fv, cosa: 

(Eq. 5.9·131 

(Eq. 5.9·141 

¡. -:. 
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Fig. 5.9.2 Oapped-end beam of Example 5.9.1 

~llJ 1 

\ 
~ 

h = 16" 

5" 
L 

2'-4" 5'.' ~ 11 

Nu = 15 kips ~ 

4.5" 

1= 
V" = 100 kips i= 

1 

6" 

but not less than that determined in sectrons 
5.9.2 or 5.9.5. 

1 f the dragona! bars can be adequately anchorcd 
into thc extended cnd. thcy may also be uscd as 
at lcast partial rcplacement for Av and A • ., re· 
qurrements shown in Sect. 5.9.4. 

Example 5.9.1 Reinforcement for dapped-end 
be a m 

Given: The 16RB2B beam with a dapped end as 
shown in Fig. 5.9.2. 

V" = 100 kips (includes all load factors: 

Nu = 15kips 

f'c = 5000 psi (normal weight) 

t, for all reinforcement = 60 ksi (weldable) 

Problem: Determine the requirements for rein­
forcement ..A~ + A". A\'h. A,h. and A 11 

shmvn.in Fig. 5.9. 1. 

So/ution: 

Assume: Shear span, a= 3/4 (6) = 4.5 in. 

d =-15in. 

\l , . 
/ 

J 

/ • lj d = 1 5" 
/ ~ 

1.7 2d = 1'·10" ? 

1 

1.7 e"= 2'-2" 

11 Flexure in extended end: 

' 

:~~qA~,
9

~
1

a:~l;v [vu 0) + Nu (~~ 
= 0.85 X 60 ~OO (~·;) 

+ 15 ( ~~)] = 0.90 sq in. 

Use 3- =5. A, = 0.93 sq in. 

This could also be obtained from Table 5.20.5 

21 Direct shear: 

By Eq. 5.9-2a: 

A = .. Vu' 
1.78 f, X2 bh 

0.37 sq in. 

( 1 00) 2 

= -:-::::::-:-::-=~::-:-,.--:-
1. 78 (60)( 1 )( 16)( 16) 

= 

By Eq: 5.9·6: 

. 80 bh = 80 ( 16!(16) 

fv 60,000 
A, (mini = 

= 0.34 sq in. < 0.37 
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By Eq. 5.9-3: 

N u 

An = ¡j = 
V 

15 000 
(0.85){60.000) = 0·29 sq in .. 

A, + An = 0.37 + 0.29 = 0.66 sq in. < 0.93 

Therefore, flexure governs. 

By Eq. 5.9-4a: 

= 

V ' u 

3.57 t •• A2 bh 

(100) 2 

-=3-=. 5-;:7-,-(6::':0:.C) ::.::( ,~)(:-:-1 ~6 )..,.( ::-::16"') = o. 18 sq in. 

From Eq. 5.9-7: 

= '40 bh = 40 (16)(16) 
Avh (min) tv 60,000 

= O. 17 sq in. < O. 18 sq in. 

Try 2- #3 U·bars, Avh = 0.44 sq in. 

3) Diagonal tension at reentrant cerner: 

By Eq. 5.9-8: . 

100 
0.85(60) = 1.96 sq in. 

Use 5- =4 closed:ties = ·2.00 sq in . .•. .., ... 
Check V"/\'lbd = 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 ~ bd 

= 2 (l)vSoOo (16)(15)11000= 33.9 krps 

By Eq. 5.9-10: 

A = -
1- (V" - 2A-.0' bd) 

V 2fv \'! < 

1 ( 100 ) = 
2 1601 

'
0

_
85 

- 33.9 = 0.70 sq in. 

Try 2- =4 = 0.80 sq in. 

Check Eq. 5.9-9 

\'!V0 =\'!(Av tv + Avh fvv + 2).. '.~ bd) 

= 0.85 [0.80 (601 + 0.44 (60) + 33.9] 

= 92.1 kips < 100 

Change Avh !O r- =4 

\'!V"= 110.4 kips > 100 OK 

5) Check concrete bearing by Eq. 5. 7-1: 

w = 4.5 in. 

. S = 4.5/2 (worst case) / ., ,, /' , .. 
sw = 4.5 (4.5/2) = 1 O. 1, use 9 max 

s/w = 0.5 

-- (. 2s0w0 ) Nu/Vu e, \ = (9/200J 0 " = 0.63 

(N" = I!>C, 70 Av'!; (s/w) 11l bw 

(JV0 = 0.7 (0.63)(70)(1) J50oO (0.5)", 

(16)(4.5)/1000 = 124.7 kips > 100 OK 

Reinforcement is not required for bearing 
(Could also be determined trom Table 5.20.1) 

6) Check anchorage requirements: 

A, + A" bars: · 

From Table 8.2.7: 

fv = 60,000 psi, f', = 5000 psi, #5 bars 

1. 720 = 26 in. beyond dap 

Avh bars: 

From Table 8.2.7, for ;:;4 bars, 

í. nd = 20 in. beyond dap 

5. 1 O Be a m Ledges 

The design shear strength ot continuous beam 
ledges supporting concentrated loads, as illustra­
ted in Fig. 5.10. r; can be determined by the les- t 
serof Eq. 5.10·1 and 5.10-2: 

for s > b + h 
t;i. 

(JV" = 3rph.Av'T;(2r
0
·+b+h) (Eq.5.10-1) 

\'JV" = rph A~ 12r0 + b + h + 2d0 ) / 

(Eq. 5.10·2) 

for s < b + h, and equal concentrated loads, use 
the lesser of Eqs. 5.10-1 a, 5.1 0-2a or 5.10-3 

ov. = 1.5 1/lh. Av'T; 12r0 + b + h + sl 

(Eq. 5.1 O-la) 
r;:- b+h 

<:;V. = 9 h AV f', (r
0 

+ 
2 

+ d, + s) 

(Eq. 5.1 0-2a) 

whfre: 

h = deptl1 of the beam ledge, in. 

\ = ledge projection, in. p 

b = width of bearing area. in. 

S = spacing o! concentrat_ed loads, in. 

d, = drstance from center al load to the end 
of the beam, in. 
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·S. MARCOS DUCTILES 

5.1 Requisitos qen~rale~ 

Este capitulo es nuevo en las Normas¡ esta basado esencialmente 
en el Ap6ndice A del Reglamento ACI de 1g93 (re! ) y en aliJunOe 
criterios de .di:seño noezelanda&es (re!& ) • Se entiende po·r mar 

co dtictil una estructura monol!tica formada pcr columna& y vigal!_ 

que b eje la acci6n del un sismo intenso puede soportar una serie -de ciclos de comportamiento inel~stico, sin menoscabo significa­

tivo de su capacidüdde carga. Lo anterior se logra si en ül ma~ 

co puede formarse un mecanismo de falla en el- qu~ las :zonas queo •· 
funcionnn como articulaciones pl&sticas poseen una considerable 
capilcic.l<ld de giro ante acciones repetidas. La raz6n p:z::incipal 
de usar estructuras dtictiles es que permiten ser diseñadas para 
resistencias menores que las que requerir!an en un cierto sitio 

estructuras de comportamiento elAstico. Esto ocurre as!, entre 
file 

otras razones, por la energta
11
durante un ¡;flrino•dis1pa el marco 

dtictil en los ciclos histeréticos. Pero se debe estar conscien-

te de que bajo sismos extraordinarios son de esperarse daños e~­
" . tr"ucturales, principalmente en las vigas, que requeriran qu:..zA 

7"· 
de eparaciones de costo no despreci!b le; .de manera que los re!: 
ponsablcs del proyecto y el propietario tienen que elegir entre 

-usar el nive1 de seguridad suministrado por el Reglamento y sus 

~armas complementarias, o aumentar el costo inicial de la cstru: 
.tura para disminuir el riesgo de daños futuros. 
· eli /;u .;;ri)cu/.;;ciDII~f p/¡¡}ft"ca 1 
La capacidad de g~ro'se logra suministrando confinamiento lat~ 

ral al concreto por medio de estribos cerrados o zunchos sufici~ 

temente resistentes y próximos ente s!, y limitando la c~ant!a de 
ref...!erzo. El confinamiento lateral hace que. aumente ll!l capacióad 

de deformaci6n longitudinal de compresi6n del concreto t«ntc• rli·· · 

rect: a como por flexión y, por tanto, que se incremente la capaci-
dad de giro. = -

Las fallas 00 dúctiles, como las debidas a fuerza cortante: o a 

rrenoscabo en la adherencia, se evitan mediante el uso de . ., , 

. . 
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acero con fluenc1a definida. Si .el acero fluye ba~o una cier­

ta fuerza, qued~ acotados los esfuerzos da adherencia y lo• 

momentos flex1onantes1 indirectamente tamb1ln quedan acotadas 

las fuerzas cortantes. El obtener un comportamiento acepta­

blemente estable baje cargas c!clicas come las que imponen los 

sismos se propicia manteniendo bajos los esfuerzos cortantes 

·en los elementos del marco. 

En general1 los requisitos de este cap!tulo est4n encaminados 

a logr~r, ~ediante requisitos de detalles de refuerzo y dimen­

·siones, que el comportamiento del marco estA regido por el gi­

ro inelástico por flex_i6n en las zonas que se considerai'I ar-
. 

ticulaciones plásticas sin que se presente antes gtro tipo-de 

falla
1 

y .que soporte ciclos ·de carga im;>uestos por siSI!Os intensos. 

De acuerdo con el criterio general adoptado en el art!culo 207 

del Reglamento ·y en las Normas Técnicas Co::~plel!lentarias para 

·Diseño por Sismo, a los edificios formados por marcos d~ctilep 

les corresponde un factor de comportamiento s!smico, O, igual 

a 4. También puede aplicarse este valor cuando se usan marcos 

y muros o contravientos, con tal que la fuerza s!srnica resis-
en c,¡d,¡ enttep ÍS" 

tida por los marcosYSea por lo menos el 50 por cienco de la 
. . "llflt¡llf! · 

totai. Se admite as! porque;r-él muro tiene menos c .. pacidad 
= -

guc un marco para deformarse .sin falla~ en una estructura for-

mada por marcos dGctiles y muros, si llegan a fallar éstos1 los 

marcos represent5n una segunda defensa que puede evitar el 

derrumbe de la construcci6n. 

' . 
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Para revisar al requisito de que en cada entrepiso loa marcea 

-sean capaces da. resistir al manos el SO por ciento de la fuer-

za cortante ·actuante, puede procederse en la fo~ aiguientea 

a) Anal!cese la estructura y determinAn. las ~uarzaa cortante& 

que act~an ~n las columnas. 

, 
b) 'Si en cada entrepiso la suma de las fuerzas cortantes que 

acttlan en las columnas .que !orman marcos al suponer que no 

' 
existen los. muros es al menos el 50 por ciento de la fuer- • • 

~a cort~te total de ese entrepiso, se ac~que se cumpla 

el. reguisi to. 

Este proceder se· justifica porque al dimensionar se suministrarl5 

a esos marcos por lo·rnenos el 50 por ciento de la resistencia 

necesari·a de ent;repiso .. . .. 

no con 
Si ·ul aplicar el procedimiento anteriorl\se cumple~el requisito, 

pue-de recurrirse al crit.erio general que consiste en comprobar 
: . 

.~ '. 

que los marcos solos, suponiendo que los muros. han ~allado,,son ·~ 

capaces de resistir en cada entrepiso al menos el SO-por ciento 

de la fuerza cortante actuante. Para esto, se~~ 

los marcos sin los ~uros, bajo el 50 ~or ciento de las :uerzas 

laterales totales, y se diseñan para que lo resistan; o bien _ 
se 

se diseña la estructura, incl\.,:¡endo los nuros, y después re-
"-

visa que la resistencia· de los· m •• rcos solos cumpla con el re-

quisito. Este ·CÜt·imo proceder es-m~s laborioso. 
1 

•• 
· En cuanto a ~~ condición 3 para usar O = 4 que aparecen en las 

normas para diseño pc¡r sisr.¡o en el sentido de ·que el m!ni.':'LO 

ax:iente·· d~ la capicidad resistente de un entrepiso entre 

·la E-.cciór. de Jis~5o ;1-:- d.i f:iera en más de 35 por ciento del 

promedio de dicho cociente para todos los entrepisos, puede 

suponerse que la resistencia de un entrepiso 

... 
/ 
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. . . . 

corresponde al mecanismo que en 41 se forme con.art1culac1o-... 
nas pl4sticas en los extremos de las columna• y que la reeie-

tencia 

piso. 

del muro es la gue tiene 
prurtd,inienfc 

Este . sobrestima 

a fuerza cortante en el entre-· 

la resistencia de entrepiso, 

particular~cnte en edi~icios ~sbeltos donde las articulacio-

ncs se formen en las vi9as y no en las columnas y el muro •• 

de concreto falle por tlexi6n en su base. Sin ~bargo, se 

justifica hacerlo as! ~orque la intenc10n del requisito as 

eVitar que haya discontinuidades i~portantes en las resisten-

cias de los entrep.isos
1

y no interesa tanto el valor real de 

. esas resistencias, sino su.s valores relativos. No vale la pena 

tratar de valuar la resistencia real de entrepiBO¡"pUes CUan-· 

do no se forma un mecanis~o en el entrepiso que se trata sino 

·que el mecanismo de falla del edificio est6 definido por ar-

ti e ulaci.ones en las vigas, el concepto de resistencia de en-

trepiso pierde un tanto su significado. Si se deseara calcu-

larla deberfa ser la fuerza cortante que actúa en ese entrepi-

so cuandose for~a el ~ecanismo de falla 9eneral del edificio¡ 

lo anterior se có~plica aGn nás cuando existen muros de con-

c.c·~to p.-ra stsmo. 

Así pues, para fines de revisa~al requisito que se-trata, 

basta aplicar la expresi6n si9uiente: 

l:M 
- V e e 

RE h"" + VR muro ... 

donde VRC es la resistenéia ficticia del entrepiso, rMc es la 
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suma de los momentos resistentes en los extreoos de las'colum-

nas y VR muro la resistencia del muro a fuerza cortante. Para 
' 

valuar M debe ·to~arse en cuenta la carga axial que actaa en e 
la colu~na (pueden usarse los diagra~as de 1nteracc16n flex16n-

compresi6n). La re~istencia del muro se determina de acuerdo 

C:Oil la sccc i6n 4, 5, 2c) de las. Ho=as ¡considerando muro no es-

~elto; as! se obtiene: 

VR muro= O.SS FRIÍ[ tL + ph(~R fydt) 

< 2FRLt~ , 

.una de los características de un marco que in(luyen en su · 

comportu~i~nto y resistencia es la resistencia relativa entre 

• • 

columnas y vigas. La tendencia actual es propiciar que las co- ·::-r 

lumnas sean m&s resistentes en flexión gue las vigas1 a !intde 

evitar las fallas laterales de entrepiso por la formación de 

articulaciones plásticas en los extremos de las columnas; esto 

es, se llega a una estructura en que el mecanismo de falla 

ocurre por la formación de articulaciones inelásticas en las 

vigas y donde las columnas permanecen de hecho en la zona 

elástica excepto en sus bases. Bajo un cierto sismo, la de-

~a.nda de giro en las articulaci-ones pUisticas de una estructu-

ra cuyo mecanismo de falla está definido por articulaciones 

en las viqa~ es menor aue el aue se tiene en las articulacio-
. - - .Es 

· decir
1

la estructu-

durante un sismo de 

·'-"' p_or ~1'? parf~, d c.xusa ele /,; c,;r9 .; .Z~</.r;¡ /2 c,;p;;cicJ.r;q de :¡/ro 
tneldJitGo <le /a¡ '"/umna.s f!'.J menor 9ue ~a de /ii.J viJt!I.S, 
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intensidad extraordinaria. ~ · puesto que aua de-

formaciones laterales serán menores, disminuye el rieago 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-

pec1mencs monol1ticos. Los requisitos para marco¡; prefabri_ca-

dos se dan en el cap ~-

Es importante revisar que se curnplanJademás 1 todos los requi­

sitos ~~~ para usar Q = 4 se prescriben en las nor~as técnica¡ 

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 horizont~l ~ue le corresponderla si 

estuviera aislado prevé la posibili·"!ad de que el sistema de 

piso no trasmita adecuadamente las fuerzas de inercia a los 

elementos verticales más r1gidos, por ejemplo porque se dañe 

durante un sismo-violento. También toma en cuenta imprec~ 

nes en el cálculo de· las rigideces laterales de muros y co-

... 

lUiunas que puedan ·hacer pensar que alglín marco torna menos fvetza 
.-_! 
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lateral que la que en realidad le correaponda, 

Se pide que la resistencia especificada, f~, del concreto no · 

sea menor de 200 kg/crn2 debido al efecto desfavorable que so• 

brc l~ curvatura en la falla tiene el dis~inuir f~1 en una 

sección rectangular que tiene un cierto refuerzo1 la pro!undi-, ... 
dad del eje n.eutro en la falla es e • Asfy i..f" 1 al disminuir yr e 

f~ aumenta e y la curvatura disminuye. C,8 

Cl uso de refuerzo longitudinal que no fluya francamente o 

que fluya bajo un esfuerzo considerablemente mayor que el 

aplicado al dimensionar pue~e conducir a fallas fr~giles por 

fuerza cortante o por adherencia, Estos tipos de falla deben 

evitarse aunque ocurran bajo cargas mayores que las de disefto, 

de aquf el pri~er requisito que se pide para el refuerzo len-

gitudinal de vigas y columnas. También es necesario que el 

esfuerzo renl de fluencia del refuerzo de las vigas no exced~ 

de~nsiado al de cálcul~ para que efectivamente se mantenga la 

tendencia a que las articulaciones plásticias se ~orrnen en las 

vi<JuS y no en las columnas. 

El otro requisito relativo al a~ de refuerzo pide que des-

pués de la fluencia el materi~l_tenga endurecimiento por de-

formaci6n 1 de caracterfsticas tales que la resistencia real sea 

al menos 1.25 veces el esfuer~o real de fluencia. consideran-

do el caso extremo de que el acero !luyera y no tuviera endu­

recimiento por deformaci6n, la fluencia ocurrir!a sÓlo ~n la 



secci6n de momento m!ximo y de hecho no se formar!a una zona 

que trabajara como articulaci6n pl4stioa, sino que la defor­

mación del acero se concentrar!a en unos cuantos mil!rnetroa y 

r!pidamente ocurriría su fractura originando una 
. 1 

falla frágil. Si el acero tiene endurecimiento por· .de~orrna-

ción, al llegar su de!ormac16n a la zona de endurecimiento 
. .. 

el momento en la secci6n de momento máximo aumenta y tambi6n /o hl(~/1 
los momentos en las secciones vecina~ con lo que la fluencia 

del acero se propaga y se forma una articulaci6n pl~stica. El 

requisito de las normas tiende a ase~urar que la fluencia ocu-. 
. rra en una cierta longitud, y lc:x¡.caJ: as! una cierta ca-

pacidad de giro inelástico en esa zona. 

5. 2 l·:ici:1bros a fl ex iOn 

5.2.1 Requisitos georn~tricos 

Se pide que larelaciOn claro-peralte no .sea menor que 4 porque 

hay evidencia experimental (ref ) de que bajo acciones re-

petidas el comportamiento de vigas peraltadas que no cumplan 

con el requisito es más desfavorable que el de vigas esbeltas, 

Lo~ requisitos que limitan. las relaciones del ancho de una vi-
= -

ga con la longitud no soport·ada lateralmente y con su peralte 

tienen la intenci6n de evitar el pandeo lateral. 

Los extremos de la~ vigas normalmente est&n bajo flexi6n nega­

tiva y la zona comprimida es rectangular. Bajo acciones repeti 



tidas es p~obable que se desprenda el recubrimiento y s6lo se. 

cuente con el concreto contenido dentro de loa estribos1 por 

esta raz6n se requiere un ancho m1nimo de 25 cm. Se pide que 

el ancho de la viga no sea mayor que el de la cclumna
1

para ha-· 

cer lo mlls eficiente posible la· trasmisiOn de momento entre 

viga y columna. 

• ··. -- ..... ··~ 

La intenciOn del altirno requisito georn~trico para vigas es evi-

·tar momentos adicionales importantes en las columnas,causadQs 

por excentricidad de la carga vertical y que normalmente no se 

toman en cuenta·'en el an~lisis. 

5.2.2 Refuerzo longitudinal 

El primer requerimiento va encaminado a no dejar alguna secciOn 

con posiblidad de falla frági·l por flexi6n de uno o de otro si.51: 

no; esto últimr, en vista de las incertidumbres en el an~lisis, 

la posible ocurrencia de hundimientos diferenciales de apoyos, 

o acortamientos diferenciales .en columnas a corto o a largo 

plazo, todo lo cual usualmente no se consider .. f• el análisis, y 
d..e 

~ ;, ... :.: :11 en vista de la posibilidad,.. que el sismo f:ea más intenso 

gue lo previsto y haga que C"!llbi~n_los signos de los .momentos. 

Como se dice en 2.1.2a), el refuerzo minimo obliga a que el mome~ 

to resistente de la secci6n agrietada sea al menos 1.5 veces ma-

yor que el momento bajo el cual se agrieta la viga, con lo que se 

evita que ésta falle bruscamente al agrietarse. El requ~sito 



de que sean por lo menos doa barras anteada lecho se refiere . 

más bien a la necesidad de ellas por razones de construcc10n. 
·¿• 

,,9~' 
Se mantuvo el limite de O. 75 As¡, para el acero a tensiOn. 

'1' 
Aunque el concepto de falla balanceada no es ya en rigo apl1 

cable a un viga sujeta a acciones que le provocan deformacio-

nes cf clicas · . inel~sticaS1 la cuimt1a que tenga la 

sc~~i6n con relaci6n a la cuant1a balanceada continQa siendo 
. .. 

un 1ndice de la ductilidad de la viga. Se sugiere que la cua~ 
o 

t1a no exceda de 0.025 a fin de evitar congestinamiento de las 
11. 

~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 momentc- :.reslstente positivo 

" de unil vi't·' sea por lo menos igual a la mitad del momento .res1! 

tentc :1cg~tivo que se tenga en esa secci6n
1

para prever la posi­

bilid~cl de que, aunque el an&lisis no lo indique, el momento po­

sitivo debido al~~smo excede al negativo causado por las _cargas 

verticales. Esta situaci6n puede verse propiciada por hundimien-

tos diferenciales, o acortamientos diferenciales de las columnas. 

Adem~s. el acero longitudinal en el lecho inferior tiene el efe~ 

to favorable d.~ '- e bajo momento negativo ayuda al concreto a to 

mar las compresiores. El riesgo de que se invierta el signo del 

momento flexionante·en los extremos de las vigas dé un marco es 

mayor si los claros son pequefios. 

-se pide que en lo~ uniones por traslape se suminatre refuerzo he-

'l.icoidal o estribos cerrados, debido a la posible c::a!da 

del recubrimiento lo que disminuir1al.il adherencia da las barras y debil"· 
;;,· 
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r1a la uni6n traslapada. Las uniones traslapadas no se perm! 

ten en zonas donde se preven zonas que funcionen como articula-

cienes pl!sticaa, pues no aon confiable• bajo deformaciones c!­

clicas inel~sticas. 

En un paquete de dos barras es pequeño el menoscabo en la adhe-

renciu r.on el concreto. Debe buscarse que los esfuerzos de adhe 
T• 

rcncia sean pequeños, ya que su deterioro bajo ·acciones c1clicas 

es una de las causas de la p~rdida de rigidez de elementos y nu-

dos de concreto reforzado bajo cargas c1clicas. 

De los requisitos que deben satisfacer las uniones soldadas o con 
, 

dispositivos mec:!.nicos; se hace hincapie en el que pide que resis 

tan al menos h 25 veces la fuerza de fluencia de las barras que 

.unen. 

Al definir el di:!.m~tro, la cantidad y la distribuci6n del refuer-
' 

zo lo::gitud·i:-.al, ·debe tenerse presente la facilidad de construc-
·,.erp(cfo a 

ción, en particular las barras que llegan a las uniones con 

las columnas. 

5.2.3 Refuerzo trilnsversal para confinamiento 

El r2:uerzo que se pide es p~ra confinar el concreto en las zonas 

de articulaciones plásticasJa fin de aumentar su capacidad de de-
= -

forrr.arse sin fallar y de resistir acciones c1cli-

cas. También tiene· la ·función de restringir lateralmente al ace-

ro longitudinal que pueda trabajar a compresi6n. El diámetro del 

refuerzo para confinar estará de acuerdo con el tamaño de la viga. 

Como gu1a, se sugiere usar barras No.2.5 en vigas con peralte de 

. ":"i 
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hasta 50 6 60 cm, No 3 con peraltes de hasta 80 6"90 cm y No 4 
J 

o m!s gruesas para peraltes mayores. 

El requisito relativo a las barras longitudinales da la perita-
. 

ria en las zonas de articulaciones pl!sticas significa qua las · 

barras de esquina y una de cada dos consecutivas deben tener el 

soporte lateral como se indica en 4.2.3 y 
a cad•led0

1 

debe diStA?viñh 1de 
1 

que ninguna barra no 

soportada lateralmente 15 cm de una barra sf ~ 

soportada. 

5.2.4 Requisitos para fuerza cortante 

. La form;, de obtener las fuerzas cortantes en una viga de un mar-

ca dúr.til se ilustra en la fig l. Para evitar que ocurra la fa­

lla por fuerza cortante antes que aparezcan las articulaciones, 
..._B p~rtir d~l ~qu/lt'tltio de lt1 vig~ 

las fuerzas cortantes de djs eño se calculan !SUponiendo que ya &fi! 

formaron las articulaciones pl&sticas en ~ extremos·. . 
1 uyuidD 

Los momentos de fluencia se. calculan sin factor de reducciOn, 

porque as1 se tiene una condici6n m&s desfavorable ya que se ob-

tienen fuerzas cortances mayores. Ademlis, se supone que las am-

plitudes de las rotaciones son tales que el acero puede llegar a 

tener endurecimiento por deformación, por lo que el momento se 

calcula con el esfuerzo en el acero igual a 1.25 f . 
y 

La situación descrita en la fig = _ 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; despu€s, al aumentar el efecto del sismo, se forma la 

articulación de momento ·.J?Ositivo en el otro extremo. 

12 



F.n r. j_ r:te:nas de piao viga-loaa monol!tioo·a, el momento resisten­

te negativo de la viga aumenta con relaciOn al te6rico~a cauaa 

del refuerzo de la losa que trabaja a tensiOn junto con al re­

fuerzo de la viga. Se recomienaa tomar en cuenta esta incre-

mento en vigas relativamente pequeñas (peral te menor de S O om~ como 9DIZ) 
y también cuando la cuant~a de refuerzo de la losa exceda de 

. .. 
O. 006 6 O. 007 (ref ) . 

Con el procedimiento optativo se pretende obtener el-mismo re-

sultado que con el general, es decir, evitar que la viga falle 

por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones 

inel~sticas en los extremes.- El procedimiento optativo es m4s .. 
' 

sencillo, ~'clnqué, co:no suele suceder en estos casos, puede con-

ducir a un mayor consumo de acero en estribos. 

5.3 Mienbros a flexocomoresi6n 

Los miembros a flexocompresión con carga axial peguefia 

(Pu <A f'/10) sr. tratan 
- g e 

como vigas. 

Las razones para pE'<lir un mínimo en la dimensión transversal 

de un¡¡ columna son las siguientes: a) hacerlas menos vulnera-

bles a errores constructivos, a il:l~actos accidentales_y a ex-
~ -

centricidades accidentales de otra 1ndole, y b) facilitar la 

ce- 1 ry- · iún del refuerzo y del concreto, as f. como lograr cum-

plir con los recubr~ientos necesarios sin disminuir demasiado 

la relación del área del nGcleo al área transversal total .. • 

13 



La intenci6n de que el 4rea de la aecci6n transversal aaa al 

menos igual a Pu(O.S!~ ea ~arantizar una ~iarta capacidad da 

giro en zonas de la columna donde llegarén a formarse articu!a­

ciones plásticas. La capacidad de giro inelástico en una colum­

na aumenta al disminuir la relaci6n Pu/A !' . g e 

se pide que la 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-

terísticas de muro con el consiguiente problema del pandeo la-

tc.ral. 

~~~~ evitar que los efectos de esbeltez lleguen a ser causa de 

una disminución significativa de la ductilidaQ general de la 
... 

estructura, las disposiciones de 1.3.2 se adiciona el reguisi-
1¡ 

to de gue la relación entre la altura libre y la menor dimen-

s16n transversal no exceda de 15. 

5.3.2 Resistencia nínina a flexión 

En la sección 5.3.2 expl!citanente se trata de disminuir las 

r.obabilidades de que se presente fluencia en las colW!Inas y 
1 

p.Jr tanto, de que se forme un :necanisco de falla lateral en 
= -

algún entrepiso. El requisito de la sección 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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articulacionea de un mecaniamo de talla de entrepiao, a oauaa 

de que en éste ültimo la disipaci6n de energ!a s6lo ocurre en 

las articulaciones plásticas de los extremos de las columna• · 

del entrepiso que falla, en tanto que en el otro se disipa en 

" un número mayor de articulaciones distribuid.U. en todo el edi-

ficio. .... 

Por otra parte, la capacidad de giro de una articulaci6n for­

mada en una viga es mayor_que la de aquella que se forma en una 

colu~na, a causa de la carqa axial. Ade~!s, y en particular 

si la falla lateral de entrepiso ocurre en la zona baja de la 

estructura, aumenta la importancia de los mo~entos de segundo 
' 

orden en !"as columnas del entrepiso dañado
1 

con. el consiguien- v· '' ,. 

te incremento en el riesgo de derrumbe brusco del edificio, Lo -'"'1 

anterior significa que una estructura donde las articulaciones ~, 

se formen en las vigas y no .en las colum."las .tiene m~s probabi-

11dades de sobrevivir bajo un sismo de intensidad extraordina-

ria gue otra en donde la fluencia ocurra en las columnas de un 

entrepiso y en él se forme un mecanismo de falla lateral. 

Debe hacerse hincapié en que la importancia de que no se for-

men articulaciones "plásticas en las columnas es mayor en los 
= -

T'r imcros entrepisos de edificios altos. En edific.ios de uno o 

dos niveles o en los últimos pisos de edificios de más altura 

se puede ser menos estricto en este aspecto. Asi mismo, en un 

cierto caso podria admitirse.fluencia en algunas col~as de 

un entrepiso a condici6n de que las restantes del entrepiso 
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permanezcan el!sticas a impidan la formaoi6n de un meoaniamo 

de falla lateral. . . i . 0
1 • : 

En ric:ror, no es posible asegurar que no se for-

men zonas inelásticas·en las columnas, por lo que se debe au-

ministrñr rn sus extremos el refuerzo de confinamiento pres- • .. 
crito en 5. 3. 4; Entre otras, laa razones que pueden provocar 

la fluencia de las columnas ea la sobrerresistencia.de laa vi-

gas a causa del endurecimiento por deformaciOn 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 d.ivi-

diendo el coeficiente s1smico entre el factor de comportamien-

to s1s~ico, Q, igual a 4. Una de las razones para dividir en-

tre Q es el supuesto comportamiento plástico de la estru=tura, 
. . l 

pero éste se ve afectado por la sobrerresistencia de laa vigas, 

la presencia de muros y por la no simultaneidad en la forma-

ción de las artic11laciones plásticas, todo lo cual conduce a 

que la fuerza lateral que toma ("1 ;,dificio sea creciente con 

la deformación lateral, y, por conliguiente,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 formac-i6n 

. ,6 



de mecanismos de falla lateral de entrepiso. 

Si se llega a formar el mecanismo definido por articulaciones. 

en las vigas y en las bases de las columnas, la falla de la 

estructura estar~ gobernada por la falla de las bases de las 

columnas, po~ lo que resulta esencial que esa zona cuente coft~ 

el adecuado refuerzo transversal de confinamiento. El con!i-

naniento aunentará la capacidad de giro de las bases de las 

columnas y permitir& que •oporte m'• ciclo• de acciones s!smi­

cas sin perder su capacidad de carga vertical. 

5.3.3 Refuerzo longitudinal 

LJ l1mite·infer1or para la cuant!a de refuerzo longitudinal 

tiene el prop6sito de evitar que dicho refuerzo fluya en com-

presión a causa del flujo pl~stico (creep) del concreto. Al 

deformarse el concreto con el tie:npo, va· transfiriendo su car-

ga al acero de refuerzo el cual puede llegar a fluir en com-

presión si su cuant!a es nuy pequeña; la. columna se ir!a acor­

tando al paso del tiemp'? se crearfal'lesfuerzcis v defo~maciones 
,'as 

no prcv1stas en vigas y en otras columnas. Otra raz6n para 
~ 

establecer una ~uant!a m!nima de refuerzo longitudinal es su-
= -

ministrar una cierta resistencii , flexión. 

El l!mite s~perior para la cuant!a de refuerzo longitudinal es 

en esencia para evitarque se-congestione el refuerzo, particu-

larmente en las intersecciones .con las vigas. ·si el· refuerzo 

es excesivo, se dificultan su colocación y el colado del con-

creto. 
17 
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se limita a dos el ndmero de barraa por paquete a f1n de d1am! 

nuir el riesgo d~ fallas de adherencia en la columna y en eap~ 

cial en las intersecciones con las viqaa. Por otra parta, •• 

logra un mejor confinamiento del concreto del ndcleo si las ba 

rras longitudinales están distribuidas en la per1feria que si 

se concentran. en paquetes. Esta disposiciOn tienda· a dejar' fu~ 

ra de uso la pr~ctica anterior de concentrar la mayor parte 

,;,.¡ refuerzo longitudinal en las esquinas que, si bien aumenta 

la resistencia en flexiOn, propicia problemas de adherencia y 

de menoscabo en el confinamiento.· 

Al igual gue en las vigas, las uniones de barras ?Or traalape 

en columnas son vulnerables al desprendimiento del recubrimien 

to. Los traslapes s6lo -se permiten en la zona centra,fde la 

columnu donde es poco probable. que se desprenda el recubrimie!:!. 

to. Lus uniones soldadas o con dispositivos mec~nicos no pre­
Jf?n/.zn ~se ,;,co,vr:nirrn'lr: !f Je permift~n 
cr1 cu;¡lyuicr localizacJ.6n con tal que se cumpla con loa requi-

sitos gue se incluyen sobre cantidad de uniones y separac10n 

entre ellas.: 

Se hace énfasis en la importancia de que se cumplan los requ:l. · 

sitos de la secci6n 4.2 que no resulten modificados por el 

inciso S. 3. 3. 

5.3.4 Refuerzo transversal 

El refuerzo ~ransversal de una columna tiene la funci6n de su-. 

ministrar la resistencia requerida a fuerza cortante y dar con- , 

finamiento ad•·cuudo al núcleo, as1 como restricciOn lateral al ·· ... · 
HÍ 



ll•cs 
refuerzo longitudinal. El confinamiento lateral

11 
que aumenta 

considerablemente la capacidad del concreto para deformara• 

en la direcci6n longitudinal sin fallar, con lo cual ae evita 

el comportamiento fr!gil de la columna, El refuerzo m1n1mc 

que se especifica en esta secci6n es el necesario para confi-

nar el concreto del nOcleo y restringir lateralmente las ba-

rras longitudinales; este refuerzo s6lo se pide en las zonaa 

donde es probable que ocurra comportamiento 1ne1Ast1co duran 

te sismos intensos. .No obstante la tendencia· hacia evitar 

c;¡.ue las columnas sufran comportamiento inel6atico, debe pre-

verse la posibilidad de c;¡ue esto ocurra, segQn se indica en 

los comentarios a la secci6n 5.3.2, de aqu1 la necesidadde 

suministr'l:r el:; refuerzo transversal para confinamiento • . , 

En toda scccifJn ele una columna el refuerzo transversal debe 

• 

satisfacer: ~l requisito c;¡ue sea mAs e¡¡tricto entre el neceaa-

rio para confinamiento y el necesario par.a fuerza cortante, 

te~jendo er. cuenta c;¡ue el primero únicamente es necesario en 

las zonas indicadas. 

Las zonas en que cabe esperar comportamiento inelAstico duran-

te sismos extraordinarios son a's pr6ximos 3. .:..as interseccio-

nes con las vigas
1

por ser en ellas mAximos los momentos causa 

dos por las fuerzas laterales.= Para tomar en cuenta que en 

las columnas de planta baja normalmente el punto de inflexi6n 

gitud. confinada,- ésta llegue por lo menos hasta media altura 
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de la columna; por otro lado, para dar continuidad a la colum 

na dentro de su cimentac16n, a fin de evitar que all! el con-

finamiento deba depender de otros .refuerzos, se eapacifica H . ,, .. 
que el refuerzo para confinaz:: ee _contin6e en la . lfd 

cimentac10n.l\) 

La cuant1a volum~trica de refuerzo heliceidal, p
5

, se define 

como el cociente del volumen de acero hel1coidal entre el v~., 

· lumne del nOcleo de concreto confinado por dicho acero 

(P •4a /~D , donde De es el di!metro del nQcleo, hasta la ori S S C 

lla exterior del refuerzo helicoidal). 

Lu pr1meru 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 nacleo confinado 

por la hélice, la cual se alcanza bajo deformaciones grandes 

de conpresi6n cuando ya se desprendió el.recubrimiento. 

Dura~~E u~ sismo violento, normalmente lo que va a incre~en-

tarse y quizá variar c1clicarnente es la magnitud de los rnomen-

tos :lexionantes que actúan en las columnas y no tanto la mag-

nitud de la carga axial (si el edi:icio es esbelto, los incre-

mentos de ca.:g<" axial en los primeros entrepisos debidos al 

sismo sf puecien ser import.iintes)¡sin er.\bargo, se ha mantenido 

el criterio del inciso a), e~vista de que .el confinamiento 

loc;ra.:.o ti:l'7'Lbi'"n 1:1ejora .la ductilidad de la columna aunque 

huya fle>:ione_s i:nportantes adicionales a la carga axial 

rr~f ) • Cl limite 0.12 f'/f rige en secciones grandes¡ 
e y 

en ellas A /A tiende a ~.O y la cuantía suministrada por la g e 

primera fórmula tiende a cero. 
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Se admite que el confinamiento sumilll15.trado por estribos ce-

rrados rectangulares segGn se establece .en el inciso b). ea 

equivalente al que proporciona el zuncho en columnas circula­

res. Se sabe, sin embargo, que en realidad el confinamiento 

que da el estribo rectangular es ~enoa e!iciente debido a que 

la barra se flexiona y su acción sobre el nGcleo disminuye al 

alejarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se 

pretende compensar usando más refuerzo transversal 

y tnnbi~n por medio del uso de grapas intermedias, as! como 

limitando las di~cnsiones de los estribos. En e!ecto, la 

cuant1n volumétrica de refuerzo transversal rectangular del 
·) 

inciso b) és <•pro:<irnadamente un tercio mayor que la obtenida 

' .. 

con l.:>s f6rmulas del inciso a) para colurrínas con zuncho circu-

ln=, y ln m~yor dimensi6n de un estribo rectangular no debe 
d.r. 

cxcc~cr 45 cm. Se :ecomienda el uso abundante de las grapas 
A,· 

co:o;:>le::~enta:-ias des::-itas en las Normas. En la :ig se pre-

senta un ejemplo de refuerzo transversal para confina~iento. 

Los requisitos de separación máxina del refuerzo transversal 

y los relativos a la distancia entre ramas de estribos, entre 

éstas y grapas y de·máxirna dimensión de estribos sencillos 

que se est~blecen en esta secci6n,se refieren sólo-al refuer-

zo pu1c.1 con!'ina..'llie:lto . 

. 5.3.5 Requisitos para fuerza cortante 

Estos requisitos tratan de evitar que las columnas fallen por 
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fuerza cortante antes que se formen art1culacionea pl,aticas 

en las vigas, es dec1r,relacionan directamente la rasiatencia 

a fuerza cortante de. laa columnas con las articulaciones en .. 

las vigas y no con la formación de articulaciones en loa ex-

tremes de la propia columna, Se optO por este procedimiento 

a fin de simplificar en cierto grado el diseño. 

El valor de 0.75 EM para el momento que actáa en un extremo· 
g 

de una colu~na al considerar su equilibrio proviene de suponer 

que se cum?le la condición de 5.3.2, como igualdad, y que loa 

momentos en las dos columnas que llegan a un nudo son iguales; 

tambien por sencillez, 

se nclmi te que ~~g es el ·valor de diseño, es decir, está valuado 

con fy e incluye a FR. Este proceder es algo más sencillo que 

las O?eraciones que habr!a que realizar al considerar en el 

"''~~librio de las columnas sus :c:Jmentos resistentes obtenidos 

con sus dimensiones y refuerzos reales, y con la carga axial 

que conduce a la máxima resistencia a ~lexi6n. 

Existe una posibilidad desfavo=raole, que se presentaría cuan-

do tanto las sumas de los momentos resistentes reales de las 

vigas y de las columnas fueran, .cada una, mayores que 1.5 M
9

, 

(en l"s vigas·a causa, por eje::¡:>lo, del refuerzo de la losa, 

y en las columnas porque rigiera el refuerzo m!nimo). En ta~ 

les. condiciones, la falla se presentaría por fuerza cortante 

en las columnas. Esta circu~ia es poco probable, pero al 

~'~o~~~ debe tenerse en cuenta su oosible ocurrencia y cuando 



pr~senture,~ 
se juzgue que púed4 para obtener la tuerza cortante 

se debe plantear el equilibrio de la columna con sus momentos 

resistentes sin reducir, en luqar de con 0.75 Mgl ae 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 marco sujeto solo a carga lateral se muestran en la 

f1g __:-)' 

~~cero a ten:,i6n que llega al nudo se.supone un esfuerzo 

de 1.25! d~0ido a que ensayes han demostrado que los giros 
V 

in·~1 :',-·.-~cos debidos a sisr..::> e."l la¡¡ caras del nudc;¡ implican 

dl--furmaciones en el refuerzo de !lexiOn considerablemente 

mayores que las correspondientes a la primera fluencia y que 

bien pueden llegar a los que corresponden a la resistencia 

máxima del acero supuesta de 1.25 fy (para acero de grado 42, 

la deformación unitaria correspondiente al esfuerzo máximo 

es del orden de 0.08 a 0.10). LP fuerza cortante 6alculada 

= -
a medi~ ¿:¡]•_n::a del nudo resulta i<;;;¡al a A 

2 
(1.25f )+A 

1
(1.25f )-V. 

S y S . y 

Las uniones viga-colwnna son elementos crr"ti.cos en un marco 

por lo que su dise~o y detallado no debe descuid~rse. Si un 

nudo se daña es muy dificil repararlo
1
y si pierde capacidad-de 

carga vertical causa la falla de la columna que llega a €1 y 

quizá el derrumbe de la estructura; lo ideal es que la resis-



tencia del nudo sea mayor que la de los elementos que concurren 

en él. 

Los principales problemas involucrados en el diseño de uniones vi-

ga-columna se refieren a su resistencia a fuerza cortante, al an-

claje del refuerzo dentro de €1, y al posible congestionamiento 

excesivo de refuerzo. La fuerza cortante causa que el nudo se 
. . 

agriete en diagonal según se muestra en la fig Bajo las 

acciones c1clicas causadas por el sismo, el patr6n de agrieta-

miento es en dos direcciones cruzadas (fig ). El anclaje en el 

nudo de las barras de vigas y CDlUima.S· que llegan a €1 presenta 

el problema de que frecuentemente en una cara del nudo una cier-

ta barra está. a tensi6n y en la cara opuesta a compresi6n, /o 9uc 
f'rCVPCa 

que se incremente la longitud de anclaje necesaria con rela-

ció~ a la requerida si sólo actuara la tensión. También se tie 

ne el inconveniente ·de que al formarse en una viga una articul~ 

ción plástica adyacente al nudo, la fluencia de ¡as barras tie~ 

de a penetrar· en éste provocando cierto menoscabo en la adhere~ 
(1 

cia. Tdo lo anterior se ve 
~ ' . -cte/tcas 

nes impuestas por el 

agravado por el efecto de las accio 
las ~va/es 

sismo
1 

t~enden a ir deteriorando 

la adherencia de las barras dentro del nudo. En buana 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 debe buscarse un equilibrio ~'1tre su resis-

tencia a fuerza cortante y el diámetro, la cantidad y la distri 

bución .de las barran que entran en él, a fin de evitar un con-

gestionamiento excesivo del· refuerzo que dificulte su habili~ 

tación y afecte la correcta. colocaci6n del concreto .• 'l. este '' ..... 



/-, . 

respecto, se recomienda tener en mente el detallado de los nudos 

desde que se dimensionan las columnas y vigas del marco, Genera! 

mente da buen resultado mantener baja la cuant!a de refuerzo lon­

gitudinal de las vigas, Elaborar· dibujos amplios· a escala de /~ 

disposición del refuerzo dentro de los nudos contribuye: impor-

tantcmente a evitar dificultades inesperadas en la obra .• 

. .. 
Para el diseño de los nudos, en las Normas se opt6 por el crite-

rio del Ap~ndice A del Reglamento ACI 318-BJ (ref ); es un pro-

cedimiento sencillo que no origina congestionamientos excesivos de 

refuerzo y que tiene apoyo teOrice y experimental (refs ), 

El requisito de que las barras longitudinales de las vigas paJen 

dentro del nQcleo 'cte la columna obedece a que all! las condiciones 

-para el anclaj'e son m6s favorables, a causa del confinamiento sumi-. 

r.istrado por el re~uerzo transversal de la columna. 

'! 

5. 4. 2 Rc:uerzo ~ril!lSVcrsal 

El p:: lnc ipa 1 ¡ •apel que desempeña el refuerzo transversal en un nu-

do es :.L::.Ii:'listrar confinamiento al concreto del ntlcleo, a fin de 

aur:1c:.~¡;:· su capacidad de deformarse y de resistir el efecto de 

acciones cíclicas, sin 'perder su capacidad de carga vertical. Tam-

bién tiene la función de contribuir a resistir la fuerza cortant~ 
ftu ~11~ po1r'/1!1) el 

que actda e~ el nudo (fiq ) . Aconfinamiento que da el re-

fuerzo tra~sversal mejora las condiciones de anclaje del refuerzo 

que allí llega: La fuerza cortante provoca tensiones principales 

inclinaclil:: <111r c.::~usan agrietaniento diagonal en el nudo. E_l 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 forma 

independiente. En la fiq , la fuerza cortante horizontal 

calculada a media altura del nudo resulta igual a A 2 (1.25f ) 
S y 

+A 1 (1.25f l -V (en la cara izquierda la suma de las compre-
s y 

sienes en el concreto y en el acero es iqual a la tensión en el 

acero inferior, A ~(1.25~ ), pues forman un par). 
s~ y 

En la fiq se ilustran las condiciones de trabajo de un nudo 

interior de u~ ~arco donde ampliamente predomina el efecto de 

las fuerzas laterales (se ha omitido la fuerza axial en la co-

lumna). la parte b} de la fiq es el equilibrio de la por-

ción de nudo limitada por la grieta diagonal in~erior, y en 

ella se aprecia el papel que JF empeñan el concreto y el re-

fuerzo en la resistencia a fuerz~ cortante. El concreto traba-

ja a compresión fornando básioemente un puntal en ~iaqonalr el 

refuerzo horizontal y vertical trabaja a tensión y contrib~ye a 

mantener el ~quilibrio. En la fig se aprecia el efecto favora-

ble de usar estribos transversales y también barras verticales 

intermedias en las columnas; sin estos refuerzos intermedios, 

aumentar!an demasiado los esfuerzos de adherencia en las barras 
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longitudinales extremas de vigas y columnas que llegan al nd-. . 

cleo (as!, el esfuerzo en las barras longitudinales inferiores 

de la viga tendr!a que pasar, en un pequeño tramo de anclaje, 

La, del de fluencia en tensi6n, a la izquierda de la grieta, a 

uno de compresi6n, C /A , mientras que con la presencia de los 
S S 

estribos horizontales la fuerza en las barras inferiores en lu-

gar de ser la de fluencia ser!a igual a T- E a . f ., donde 
Sl. Sl. 

a . son las 'reas transversales de los eitribos y f . los res-
Sl. Sl. 

pectivos esfuerzos. 

Como se mencionó antes, el procedimiento para dise~ar las~unio-

.nes por fuerza cortante es el del Reglamento ACI 318-83; éste 

a su vez est~ basado en un estudio realizado en la Universida~. 

de Texas (ref }. En dicho trabajo se concluyó que la resis-

tencia de una unión a !uerza cortante es :unción b~sicanente 

de tres variables: la presencia de vigas· transversales qu·e lle-

guen al nudo, el refuerzo transversal y la resistencia del con-

creta. Se encontr6 que la variaci6n de la resistencia no era 

muy sensible a canbios en el refuerzo transversal, por lo que 
, 

optaron por h<r.erla depender, para fines de diseño,solo de las 

dimensiones del nudo, de la resistencia a compresión del con­

creto, y de las viqas transve~ales; en cuanto al-refuerzo. 

transversal, optaron por usar una cierta cantidad rninima obli-

gatoria. 

En el diseño de uniones viga-columna de marcos dúctiles exis­
ado p!wdo s en ci•'sti"ltoJ países 

ten discrepancias importantes en los criteriosYe instituciones . 
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As!, dentro del propio ACI el procedimiento propueato por el 
iSZ 

é"omiU RCI·IISCE 1\ (ref) lleva a una cantidad mayor de eatr1boa 

que la obtenida de aplicar el apéndice A-del Reglamento ACI 

318-83. ~1 procedimiento que se aplica en Nueva Zelanda es 

aún más conserv.-.dor que el del Comité ACI-ASCE 352. En las 

Nor~as para el Distrito Federal se opt6 por el del Reglamento 

ACI 318-SJ,.,:tendicndo a que tiene buen apoyo experimental, ea 

. ... 
senci1l~ y no conduce a congestionamientos excesivos de refuer-

~,+ro 

:·ara valuar el 6.rec. del nudo1 se c.dopt6 el criterio del co-

mité 352,que ·usa un ancho e~ectivo igual al promedio 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 m 0.8). Cuando la fuer­

za cortante de diseño exceda a la resistencia ~e disefio, el 

pro:¡c::: 1 ~:: .: lou,de aunc,,tar las ~ime~s~c-:les transversa-les de la-

column", o aumentar el peralte de las \"ir.as; con esto t:lltino 

disminuye el área de refuerzo longitudinal de las viqas y por 

consiguiente la fuerza cortante de disefio en el nudo. 

En la fig se ilustra la deterninaci6n del a·ncho efectivo, 

be. Al haber limitado la relación de dimensiones transversa­

les de las columnas a un máxirno~de 2.5, en realidad-ya no tie-

ne aplicación el requisito según el cual el ancho e~ectivo no 

debe ser mayor-que el ancho de la o las viqas más h, y podr!a 

omitirse. 



5.4.4 Anclaje del refuerzo 

De hecho, el primer p!rrafo de esta secciOn se refiere a nu-. 

dos de columnas de orilla. Se optO por exigir que las barras 

longitudinales de las vigas se prolonguen hasta el fondo del 

núcleo de 'la columnaJa fin de hacer más definido el trabajo en 

el nudo en el sentido de que las barras sigan la tendencia 

de las tensiones principales y se defina clar·amente la forma-· 

ción del puntal a .compresi6n en el concreto (fig ) . · Si las 

barras cumplen con los otros requisitos de anclaje, pero no 

se llevan hasta la ·cara opuesta del núcleo sino que se doblan 

antes, se provoca una distribución de esfuerzos irregular que 

puede acel!'!rar".el deterioro del-núcleo ante acciones repetidas. 

Se juzgó c9nveniente considerar en forma explicita que bajo 

acciones r~petidas el recubrimiento de una columna se deterio-

=a y deja de ser eficaz para contrlbuir al anclaje de las·ba-

=ras de las vigas (ref ); por esta raz6n,se pide ~ue la ses 

ción critica para anclaje sea en el plano externo del núcleo 

de la columna. La influencia de este requisito es mayor en co 

lumnas de sección pequeña. 

El anclaje de las barras de una viga en un nudo presenta la 

circunstancia favorable de que t.i.ene lugar dentro de. una zona 

confinada por estribos y tanbién generalmente por vigas tran&-

versales gu~ llegan al nudo; por otro lado, se tiene el efecto 

desfavor~le de las acciones repetidas impuestas por el sismo, 

y la penetración de la fluencia de las barras de las vigas den 
forman 

tro del núcleo cuando en éstas!serarticulaciones plásticas ady~ 

l. 
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cent:es al nudo.. Al respecto, •• adopt6 el criterio del Regla 

mento ACI-318-83 que estima que tiene.cierto predominio el efe~ 

to favorable del confinamiento, por lo que ae.admit8 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 ban ;,,o. el·..: vigas y columnas que pasan a travlr!s de un nudo ' ... 

ti~nen la particularidad desfavorable de que pueden estar a 

tensi6n en una cara del nudo y a compresi6n en ·la cara opue•ta, 
cual 

la aumenta los esfuerzos de adherencia dentro del nudo. 

No obst~~te, existen algunas atenuante al problema: a) el 

ya mencionado confinamiento suministrado por los estribos del 

nudo y las vigas transversalesr b) si las barras de una· viga 

llega~ a ?erder su adherencia en el nudo, quedaD ancladas en 

la viga. opuesta; esto causa que aumenten las compresiones en 

cic:.a vi.~:. O?Uesta, pero no implica peligro inminente de d~ 

==· .. ~e; ::: <35 m1nimo el riesgo de que las barras de las ce>-

lurnnas tc:1gan que iluir ·en tensi6n y en compresi6n en las ca-

ras horizontale~ del nudo, pues la tendencia del disefio es 

que más bien fluya el refuerzo de las vigas; por otra parte, 

la carga axi .. l óe las columnas tiende ·a evitar que· sus ba-

rras fl "yan en ten¡,i6n. 
= -- , .. , 

::;._, J u:.:c:;co -:'-le las relaciones entre dimensiones de nudo y y ai~ 

metros de:, arras que se prescriben, conducen a un comportamie!:!_ 

to tol"erable·de los nudos en cuanto al anclaje de las barras 

que los cruzan. Sin embargo, se está consciente de que no se 
30 



evita totalmente la p~sibilidad de que la adherencia sufra me-

noscibei• si la estructura se ve sujeta a varios aiSllos intensos 

durante· su vida. Este es W10 de los aspectos débiles que tie­

nen los marc.os destinados a resistir sismo. 

= -
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NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS, DDF. ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

PROPUESTA 27 dE febrero, 1990 

11.3 Concreto 

11.3.1 Materiales componentes 

La calidad y proporciones de los materiales componentes del con-

creta serán tales que se logren la resistencia, rigidez y durabi-

lidad necesarias. 

La calidad de todos los materiales componentes del concreto debe-

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

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

cambio de las fuentes de suministro. Esta verificación de cali-

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

nistro o del almacén del productor de concreto. El Corresponsea-

ble en Seguridad Estructural, o el Director de Obra cuando no se 

requiera Corresponsable, en lugar de esta verificación podrá ad-

mitir la garantía del fabricante del concreto de que los materia-

les fueron ensayados en un laboratorio autorizado por el Sistema 

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

que cumplen con los requi~itos establecidos en 1.4.1 y los que a 

continuación se indican; pero en este caso también podrá ordenar 
= -

la verificación 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: 32 



Propiedad 

coeficiente volumétrico de la gra-

va, mín 

Material más fino que la malla 

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

centaje máx. en peso (NOM e 084). 

contracción lineal de los finos 

(pasan la malla No 40) de la are­

na y la grava, en la proporción 

en que éstas intervienen en el 

concreto, a partir del limite li­

quido, porcentaje máx, 

Concreto 
clase 1 

0.20 

15 

2 

Concreto 
clase 2 

15 

En adición a la frecuencia de verificación estipulada para todos 

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

sitos especiales precedentes deberán verificarse cuando ·menos una 

vez por mes para el concreto clase l. 

Los limites 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 limites serán los que se apliauen en la verificación 

de.estos requi•itos para los agregados específicamente considera-

dos en dichas pruebas. 

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

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

do en una planta central y transportado a la obra en camiones agi 

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

todos los casos deberá cumplir con los requisitos de elaboración 

que aqui se indican. 

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

borado en una planta de 'dosificación y mezclado de acuerdo con 

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

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

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

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

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

mitirá la mezcla manual de concreto estructural. 

11.3.3 Requisitos y control del concreto fresco 

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

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

sitos de revenimiento y peso volumétrico. Estas pruebas se reali 

zarán al concreto mu~3treado en obra, con la siguiente frecuen-

cia como minimo: 

Prueba y _ 
método 

Revenimiento 

Concreto clase 1 Concreto clase 2 

Una vez por cada entre 
- -

(NOM C-156) 

Una vez por cada entre­

ga, si es premezclado. 

Una vez por cada revol­

tura, si es hecho en 

obra. 

ga, si es premezclado. 

Una vez por cada S re- .... _ .. , 

volturas, si.es hecho 

en obra. 
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Prueba y 
método 

Peso volumétri­

co (NOM C-162) 

Concreto clase 1 

Una vez por cada día de 

colado, pero no menos 

de una vez por cada 

20 m3 de concreto. 

Concreto clase 2 

Una vez por cada d!a 

de colado, pero no me­

nos de una vez por ca­

da 40m3 . 

El revenimiento será el m!nimo requerido para que el concreto fl~ 

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

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

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

ra permitir la colocación del concreto en condiciones difíciles, 
' 

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

te 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 ~2guridad Estructural, o el Director de 

Obra cuando no se requiera Corresponsable, podrá autórizar la.in-

corporación del aditivo superfluidificante en la planta de pre-

mezclado para cumplir con revenimientos nominales mayores de 

12 cm. 

Si el concreto es premezcla¿o 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 S + l.S 

de S a 10 + 2.S 

mayor de 10 + 3,S 

Estas tolerancias también se aplican a los valores nominales 

máximos de 12 y 18 cm. 

Para que el concreto cumpla con el requisito de peso volumétrico 

en estado fresco, su valor determinado deberá ser mayor de 

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

para el concreto clase 2. 

11.3.4 Requisitos y control del concreto endurecido 

La calidad del concreto endurecido se verificará mediante pruebas = -
de resistencia a 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 días, las pruebas anteriores se efectuarán 
-~ 
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a esta edad; de lo contrario, las pruebas deberán efectuarse a 

los 28 días de edad: 

Para verificar la resistencia a compresión de concreto de las mis 

mas características y nivel de resistencia, se tomará como mínimo 

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

cuarenta 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, s~ e 

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

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

son menores que f~. 

Para el concreto clase 2, se admitirá que la resis.ar. ia del con-

creto cumple con la resistencia especificada, f', si ringuna mues . e 
2 tra da una resistencia inferior~-f~- SO kg/cm , y,_además, si 

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

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

2 
son menores que f~ - 17 kg/cm • 

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

cias de ambas no será inferior a f' - 13 kg/cm
2 

para concreto 
e 
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2 
clase l, ni a f~ - 28 kg/crn para clase 2, además de cumplir con 

'el respectivo requisito concerniente a las muestras tornadas una 

por una. 

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

Corres?onsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cuando no se requiera Corresponsable, tornará las medidas conducen 

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

tarán basadas principalmente en el buen criterio de los responsa-

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

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

resistencia especificado, el monto del d~ficit 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 curn 

plier';':.n. Se probarán tres corazones por cada incumplimiento con 

la calidad especificada. La humedad de los corazones al probarse 

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

nes de servicio. 

El concreto representado por los corazones se considerará adecua-

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

mayor o igual que 0.8 f• y si la resistencia de ningún corazón es 
e 
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menor que 0.7 f'. Para comprobar que los especímenes se extraje­e 
ron y ensayaron correctamente, se permite probar nuevos corazones 

de las zonas representadas por aquellos ~ue hayan dado resisten-

ias err~ticas. Si la resistencia de los corazones ensayados no 

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

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

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

zar la estructura hasta lograr la resistencia necesaria, o recu-

rrir a realizar pruebas de carga (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 eslable-

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*: 

Mó•·ul~ de elasticidad 
a 28 dias de edad, 
kg/cm 2

, min. 

Una muestra 
cualquiera 

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

Clase 1 

12500/T' 
·e 

13200/f'T e 

Clasé 2 

7000IT' . 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 

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

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

menos tres espec!menes. Se considerará como módulo de elastici­

dad de una muestra,• el promedio de los módulos de los espec!menes 

elaborados con ella. 

El Corresponsable en Seguridad Estructural, o el Director de Obra 

cuando no se requiera Corresponsable, no estará obligado a exigir 

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

criterio las condiciones de la obra lo justifican, podrá requerir 

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

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

zará en un laboratorio acreditado por el SINALp. En caso gue el 

concreto no cumpla con el requisito: mencionado, el responsable 

de la obra evaluará las consecuencias de la falta de cumplimiento 

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

compra ya elaborado, en el contrato de compraventa se establece­

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

ponsabilidades del ~ar~icante por incumplimiento del requisito 

antedicho. 
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Automatic Elastic-Piastic 

Analysis of Plane 1 O 
Frameworks 

10.1 lntroductlon 

The rational design or rigid Sleel frameworks presupposes lhe availability of 
accurate methods for predicting the maximum strength ora frame and the deforma­
tions at working load. Linear-elastic methods of analysis are generally satisfactory in 
predicting working-load deftections, although the slender members that can be 
proportioned in high-strength steel may require that facton such as shear and axial 
scrains be accounted for in additioo to ftexural strains. lf working·load deflections are 
lcept ,within reasonable limit~. the influence of deformations upon the reliability of 
the linear-elastic procedures which predict the deftcctions is quite negligible, equilib­
rium equations being formulated for the unloaded frame geometry. No direct evidence 

. of frame strength in a redundant steel structure is provided by studying the stress 
conditions at working load. 

The simples! available theory for predicting the maximum Joad-carrying capacity 
of steel frames is the simple (or rigid) plastic theory (1), and test resuhs on adequately 
stabiliud beams and single·story rigid frames (2) have sbown quite satisfactory 
agrecment between observed and · predicted maximum loads. As in linear--elastic 
analysis, simple plastic theory also presupposes thal derormalions ha ve a negligible 
effect upon the equilibrium equations when formulated ror the original unloaded 
shape of a structure. Heyman (3) has sbown that the neglect of deformation moments 
in simple ·plastic theory can lead to an over estimation or frame strength, and 
Vickery (4) has demoostrated how tbe deformation effects io portal frames of mild 
stecl are often compensated for by strain hardening. The agreement between observed . 
and calculated collapse loads in tests 00 portal frames or mild steel has been auributed . 
to the compensating action of strain hardening and deformation moments, both of 
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which are ignored in the simple plastic theory (S). The problem has been further 
studied by Horne aod Medland (6) principally with reference lo portal frames under 
vertical loading. General design guides for this dass of frame ha ve been produced, 
whereby it is possible to detecc for a given frame whether strain-hárdening effects are 
Jikely to cancd out the adverse effects of deformation. 

Accepting, then, that the simple plastic theory for predicting the strength of steel 
frames has its limitations, the load factor for plastic failure (A,) as determined by this 
theory is still an important frame parameter, and, for all but the simplest ofstructurcs, 
the manual methods for computing .\,.can be tedious and require, for a rapid solution, 
a considerable exercise of the analyst's intuition concerning the likcly mode of failure. 
Once the generality ofthc matrix computer methods for linear-elastic frame analysis 
had been recognized, it was natural to cxpect that attention would be concentrated 
on t,he various types of nonlinear analysis that are feasible, using itcrative techniques 
on a computcr. 

1 0.2 Elastic-Plastic Analysis 

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

The encastered beam shown in Fig. IO.l(a) is a useful example, andan elastic 
analysis, whether by hand or by computer using any of thc programs already des­
cribed, would produce the result shown in Fig. 10.1 (b). The significant conclusion 
is that the maximum bending moment occurs at the left-hand support, provided the 
material everywhere remains elastic. A plastic analysis of such a beam is inherently 
simple and direct, as it would begin \\ith the intuitive and corrcct assumption that, at 
failure, plastic hioges will form al both supports and under the applied load. This 
information about the mode offailure is combined with static principies in Fig. IO.I(c), 
and the load factor at failure is ímmediately found. · 

Characteristic then or simple plastic analysis is the determination of the collapse 
load of a steel framework by the combination of equilihrium equations with an 
intuitively assumed mechanism·of failure which is veritied or discarded in thc process. 
In general, trial-and-error procedures are invol\'ed. For highly redundant frameworks, 
the correct failure mechanism is rarely obvious from inspection, but satisfactory 
solutions can often be achieved after severa! mechanisms are examined with judicious 
use of the maximum and mínimum principies (8). The elimination of the need for 3n 
elastic analysis of highly redundant frames has oftcn been regarded as an advantage 
of plastic analysis, bul when desigos in higb-strength steel are contimplated, the 
deformations at working load levels will be an important consideration; so the 
designer may ha veto carry out both elastic and plastic analyKS, the former to check 
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Sec. 10.2 Elastic-Piastic Analysls 

Flg. 10.1 Linllr-.testic and simple plastic analyses 
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conditions at working load and tbe latter to give an estimate of overload strength. 
lt is not easy to program a computer to make the intuitive judgmcnts which bc1p 
an cxperienced designcr to achieve a satisfactory solution. 

[( thc samc encastcred beam is studicd again, as in Fig. 10.2, it can be secn that 
the failure load and mode could be dctennined from three successive linear-i:lastic 
analyses. The result of tbe first sucb analysis shown in Fig. J0.2(a) is the indication 
tbat the faüure mode is vcry likc1y to involve a plastic hinge at tbe lcft-band support. 
The second analysu in Fig. I01(b) is tbat of a cantilever propped a1 1he Ieft-hand 
support and loadcd tbcre with a coastant anticlockwise end moment of value Mr. 
which is the fuU plastic value. This secoad analysis would iadicate a pe.a.k momcot 
under tbe load, so tbat a 1hird elastic analysis could be made, as in Fig. 10.2(c). The 

• 
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results ofthis final clastic analysis may be factored by the ratio of M to the computed 
moment value at the right-hand support, so that not only is the pÍastic faHurc Joad 
factor determined but also the deformations just to prior collapse. 

Flg. 10.2 Elastic-plastic analysis 
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10.3 Automatlc Elastlc-Piastlc Analysis 

Jt is often the case that the form of an anaJysis carried out by band would not be 
a desirable one to program for a computer. The procedure just described is a case in 
point, as it would be inefficient for a m achine solution because of tbe necessity. of 
providing, from the beginoing, for the extra degrees offreedom and the corrcspondmg 
new loadiog terms in the dimensioning of the various matrices affected by the degrees 
of frecdom. lf provision bad to be made for an extra degrec of freedom at every 
position where a plastic hinge was likely lo form, a small framc would rapid.Jy fill 
the availablc data-storage capaci¡y of a computer. . . . 

The altemativc system used by Wang does not 1nvolve the same dafficulues and 
is illustrated by the encastered beam, shown again in Fig:. 10.3. Tbe beam is subjected 
to an elastic analysis under its work.ing load, and the result is sbown graphically and 
numerically in Fig. 10.3. The computed moment values at eachjoint, A, B. and C are 

Flg. 10.3 Elastlc-plastic enal~is stage 1 

ENCASTEREO 

Mp•14·4 
30 

ANALYSIS 1 

MOMENTS AT NODES 7.20 6.76 4.80 

MOMENT CAPACITY 14.40 14.40 14.40 

LOAD FACTORS 2.00 2.50 3.00 

MIN. LOAD FACTOR z.oo 
MIN.l.f. x MOMENTS 14.40 11.52 960 

CAPACITY LEFT 0.00 2.88 480 

CUMULATIVE LOAD FACTOR"" 2.00 
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Flg. 10.4 Elastic-plastic analysia stage 2 

PROPfEp CANTILEVER 

t:ro _;1--
1 

- Jo 
ANALYSIS 2. 

MOMENTS AT NODES 0.00 .... 8.40 
MOMENT CAPACITY 0.00 2.88 4.80 
LOAD FACTORS 0.33 0.57 
MIN. LOAD FACTOR 0.33 
MIN.LF. x MOMENTS 0.00 2.88 2.80 
CAPACITY LEFT 0.00 0.00 2.00 

CUMULATIVE LOAD FACTOR•2.3l 

divided into the full plastic values to produce load factors of 2.0, 2.S. and 3.0. res· 
pectively. Tbe position A, whcre the smaJlest of these factors is found. will be that 
wherc thc fint plastic bingc will be fouod if thc working load is multiplied by the 
minimum load factor, which is 2.0. Tbe computed deftectioos may be similarly 
factored so that thc portian of thc load-deflection curve shown in Fig. 10.3(c) is 
dctermined. At this stagc. two scparatc operations are rcquired. First. the moments 
at A, B, and C are factorcd by 2.0 and then subtracted from the full plastic valucs, -
which were 14.4, to give the residual capacities ofO, 2.88, and 4.80 shown in thc figure. 
Second, the computer has to allow in its subsequent analyses for thc cxistence of a free 
hinge at the end A of the· member AB. Tbis is a simple matter il the form of linear· 
elastic analysis being used is the displacement method, as explained for rigid pbne 
frames in Chapters 1 and 8. Cbanges can be made to the member·stitrness matrix in 
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the manner shown in Fi¡s. 7.19. and 7.20, wher~ tbe treatm~nt of an inlernal hinged 
conncction was discussed. Tbe degrcc of freedom of a fraioc as measurcd by the 
po~ible unrestrained movements or nades iJ unaffected by this cbangc in member 
stiffness, so that tbe static:s matrix [A} will undergo no aJterations in either si.ze or in 
the values of its elemeots. Thc frame-stiffness matrix [K) will be of lhc samc size but 
will havc sorne elcments altered, sioce it is generated by tbe operation [A)·[S]·[A)T, 
and changcs wouJd bave beco made to the four elemcots of [S], wbich reHect thc 
flexural stiffness of mcmber AB. 

Tbc stagc is thcn set for the sccond linear-elastic analysis of thc beam, as in 
Fig. 10.4. The computed momeolf at lhe member ends are div:ided into tbe available 
moment capacities and the mínimum factor found altee disa11owing the division ofzeco 

FJg. 10.5 Elastlc-plutic anal vals atage 3 

ANALY$1S 3. 

MOMENTS AT NODES 0.00 0.00 30.00 
MOMENT CAPACITY 0.00 000 2.00 

LOAD FACTORS 0.07 

MIN. LOAD FACTOR 0.07 

MIN.LF. x MOMENTS 0.00 0.00 2.00 

CAPACITY LEFT 0.00 0.00 0.00 

CUMULATIVE LOAD FACTOR-2.40 
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by zcro. ~~ node A. Thc seco~d plastic hingc is seen to form under the load when 
tbe addltJOnalload factor is 0.33 or the cumulative load factor is 2.33. ]f the sequence 
?f operat~ons is repeated, as in Fig. 10.5, the load factor of 2.40 for plastic failure 
ts deter:n~ned by ~hat. appears to be a large effon in comparison with the simple 
calculatlon shown ID F1g. 10.1. Howcver, the rigbt solution was reached without thc 
necessity for an intuitive guess asto the mechanism of faiJure and. further, the defor­
mations at thc onset of failure would ha ve been evaluated in thc proccss. 

lt ca~ also be seen from Figs. 10.3 to JO.S that the procedure is essentially cyclical. 
Deformattons are calculated at each stage in the process, but these results havc not 
been included in the tabulations. A coUapse mechanism will ha ve bcen rcachcd in tbc 
analysis whcn tbc structure h·as been converted into a mcchan.ism. Thc numerical 
indication of such a phenomenon can be in severa! forms. It may be that thc co· 
efficicnts in the stiffness cquations would form a singular matrix so that zero division 
would be encountercd in an attcmpted solulion and would end thc analysis. Jf this 
does not occur, the computcd deformations would be very Jarge, which would indicatc 
that the lo_ad·.dcfl_ectioo diagram ~as become horizontal. Wang (7) has explained thc 
c~mputer I~dicatlons of framc failurc, though some of his coUapsc criteria ha ve been 
elimmated ID the present program, for reasons wh.ich will be explained Jatcr. 

10.4 Programming the Method of Elastlc-Piastic 
Analysis 

In Wang's original program, the statics aud member·stiffness arrays (A] and (S] 
for the w~ole frame werc prepared manually. In program EPFO, as Usted in Appendix 
.10.1. all the required arrays are g~oerated within tbe computer wing elementary data 
ID much the same formas that used by the Jinear~lastic programs ELFO and ELFAS 
already described. To keep the program tisting as shon as pvssible, the member da.,; 
ha ve been con~~ed to the barc.st ~rúmum and comprises, for each member, the pair 
of connected JOtnls, and the merua, arca and fuU plast.ic moment of the section. 
Members of the same material are presupposcd, so that thc elast.ic modulus ¡5 not 
includcd in the mcmber data and, funhcr, finitc shear strains and thc cxistcnce of 
initial ioternaJ hinges are not taken into account. 

Either ofthe plane-frame linear analysis programs ELFO and ELFAS could ha ve 
been modified to perform e~astic-plastic anaJyses, but the former was prefcned on thc 
grounds of simplicity rather tban efficiency since tbe statics matrix (A) for a complete 
framework could be generated only once and stored ready for use in all the successive 
linea~ ~naJyses as each plastic hiogc was located. Thc c:xtra·storage requirement, in 
provtdmg for both the array (AJ and tbe frame·stitfness matrix, will decrease the 
maximum-sized frame lhat could otherwise be processed on any given machlne. The 
essentiaJ al_ter~úons mad~ to program ELFO in developing tbe elastic-plastic program 
EPFO are mdacated on Fag. 10.6, and the blockJ on this ftow diagram may be idtotified 
in the listing giveo in Appendil lO. J. Flow diagrams are at best an easy substitutc for 
the listing of a program and ha ve not becn iocluded generally in thi.s book. 

~n essential p~rt o( the program is that concerned with the search for thc position 
at which a plastic hinge will form for the smaUcst increase in load factor. This · 
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r the program follows Wa~g's original scheme, except for one alteration. It o,~, as 
~ound that erroneous results were produced for Sorne f~ames because the load factors 
were computed by dividing the residual moment capac1ty by the absolu_te val_ue of the 

d by 'he unit or working loads. Such a procedure 15 satssfactory, 
moments cause · · h 

rovided the unit-load moments at the critica! po_sitions are of the same s1gn m t e 
~uccessive analysis of the framcs of dcteriorated stlffness. lt may well be the. case that 
the moment at thc position with the least reserve of strength may be decreasmg under 
increasing load. A test has been incorporated in the section ofthe program. concerned 
wilh the finding of the smallest·load factor to determine whether ~uch 1s the case. 
and, if so, the position in questioA is not included in the search for the smallest-load 

factor. 

Flg. 10.6 Elastic-plastic analysis 

1 r Build member-stilfness 1 
molri1 S 

1 
1 Build statics matria A J 

J K • A. S. A! j 

r Salve W • K.X. a compute 1 
jmaments dueto unit loods 1 

1 
Compute lood foctors ot 1 

ends of eoc:h member 

r Fend smallest load factor \. 

·¡ compute cumulotive l~od 1 
faetors ond deformot1ons 1 

1 

1 
Modif)' matria Sto 1 

oeeount for new hin9t 

Rep1at 

... 
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In his progr~m. Wang incorporated four separate tests to determine whether 
the collapse load for a frame had been rcached. Thcse wcre (1) large deformations, 
(2) zero di\ision, (3) full plastic moment exceeded, and (4) load factor too small. The 
above considerations dispense cffectively with the need for (3}. The fourth test in­
volved the minimum-Joad factor, which, if too small, would indicate that the load­
detlection curve for a frame was clase to horizontal. However, it was found that this 
test would frequently terminate prematurely the analysis for any frame where two 
plastic hinges might form sirriultaneously. This test has been ornitted from the present 
prograrri, since it is considered that a deformation limitation will determine effectively 
whether or not the load-dispJacement curve might be horizontal. 

Accordingly, only two of Wang's four tests have been retained. These are the 
tests for large deform3tions and zcro division. Tbe latter test outputs the message 
"division by zcro in inversion," and it effectively determines the stage at which a 
diagonal demCnt in the frame-stiffness matrix. (K) contains only a zcro term. In theory, 
this is the only necessary test, but the other is required also because rounding off 
errors in the arithmetic could delay the program termination and invalidate the 
calculation of plastic-hinge rotations, if these were desired. 

Thís facility has not been included in program EPFO in order to keep the listing 
as short as possible. Tbe tbeory is quite straightforward, however. Knowing the stress 
resultants for each member at the development of the final plastic hinge, the member 
deformations (x} may be computed from purely elastic considerations. Since, in the 
displacement method, {SR} == (S]' (x} and the member-stiffness matrix (S] is square, 
it follows that 

{x) = [S]-'·{SR} (10.1) 

The array [SJ is the initiaJ, uomodified member-stiffness matrix. However, it must be 
remembered tbat compatibility between member end rotations and joint rotations 
will not have been maintained in the procefs of an elastic-plastic solution, and the 
transformation 

{x) = [A]T· (X) (10.2) 

will produce only the elastic components ofthe member-end deformations. Thcrcfore, 
the amount of plastic-hinge rotation at all hingc locations exccpt f0r the last to form 
may be evaluated by the oP:Cration ' 

(x,} = [S¡-'·(SR}-[A]'·(X} (10.3) 

"here the vc:ctors {SR} and {X} are, respectively, the cumulative stress rcsultants 
md joint deformations \lo.hen the J~st plastic hinge has formed. The vector {x,. }, as 
evaJuatcd from equation (10.3), will have tbree elements pcr member comprising the 
extcnsion and the rotation anglcs in radians at eacb end. Th~ residual plastic cxtcnsion 
sbould ·~ zero, since tbis type of compatibility is not violated in the simple plastic 
theory. Al! the terms in {x,.} will be elfectively zero except for those positions wherc 
plastic hinges formed early in the elastic-plastic analysis. The matter of thc plastic-
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h · tation capacity can be important when noncompact s~ctions. are ~s~d in a 
s:;~er::me. These thin sections may have limited rotation capaclty wh1le remtmg the 

full plastic value of an appJied mome~ll. 

10.5 General Observations 
. • 1 

Thc application of the clastic-plastic program EPFO to a s~all ~ut typ•~n 
bl in plastic analysis has been demonstrated for the frame m F1g. 10.7 1 

r;:;pe~:ix 10.2. An important Jin¡itation of the scheme is the rcquirement thatloads 

flg.10.7 Rigid Jtame for elastic-plastic analysis 
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Flg. 10.8 Industrial rigid frame 

should act at joints only, so that diSiributed loJdiog arrangcments on frame members 
can prescnt quite a problem if the "cxact" location of a plastic hingc within such 
members is required. Industrial portal frames of the type sbown in Fig. 10.8 are 
frequently designed on the basis of the simple plastic theory, and, if there are 10 
purlin and girt spaces within each raftcr and column, a computcr of considerable size 
would be required by program EPFO, since thc framc would necd to be described 
as onc of 40 mcmbers and 41 joints. Approximatcly 29,000 storagc locations for real 
D.umbers wouJd have ro be dcclared. Thc ncctssary storage would be reduced to 
approximatcly 7,000 if cach m~mber wcre subdividcd into 5 rather thao 10 part.s, 
and the errors involvcd would bardly be appreciable in any practica! design. Therc 
are other ways of dealing with Problems of this nature, andan effective scheme is to 
Use interactive, time-sharing computers, which will be discussed in a later chapter. 

One additional iimiting factor should be mentioned. It can somctimes occur in 
steel frames tbat a plastic hingc whicb is formed early in the Joading history may oot 
be required in the collapse condition. The moment at such a section would decrease 
in magnicude, aod a plastic hinge would not then exist. This pbenomenon cannoc be 
accounted for in tbe prescnt program, as tbc process of free binge inscrtion i5 irre­
versible. Thc calculated load factor for sucb a problcm would crr on thc safe side, 
since thc equilibrium and yield conditions would be satisfied but not the mechanism 
condition. The phenomenon has beco ment!oned by Finzi (9}. Thc example of a two­
Span beam, wbich has been used by Neal (lO) to demonstrate tbe problem, is shown in 
Fig. 10.9. For the loads shown in Fig. 10.9(a), ao elastic analysis will produce a 
maximum moment at nade 3, as can be scen in Fig. 10.9(b). However, a simple plastic 
analysis will predict a failurc mechanism with plastic hinges at (2) and (4) but not at 
(3}. This cae be deduced from the momcnt diagram shown in fig. 10.9(d). The results 
obtained from a computcr analysis of this problem are in Appcndix 10.3. lt can be 
seen tbat the computer corrcctly detccts the formation of the ftrst hingc at node (3) 
and the second at (4) as shown in Fig. 10.9(c) but cannot account for the closiog of 
the first formed hinge thereafter. Accordingly, it arrives atan ioval.id collapse mechan-
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ism with a load factor smaller than the correct o~e. Co~sequendy, it is desirable in 
any frame analysis to check the collapse mechamsm amved at by the co~puter to 
see whether or not it is valid. That shown in Fig. 10.10 for the rectangular ng¡d frame 
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is quite as expected. Evea if the mechanism is not a valid one, the results of lhe 
computer analysis sbouJd sUJI be useful to a designer; he would have a staticaJly 
admissible set or stress resultants with no moment greater than the full plastic value, 
so that, as a consequence of the limit theorems (8), the computed load factor would 
be low and hence on the safe side. 
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Appendlx 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO 

Ge~tal Notes 

J. Thc arrays are dimcnsioned and the data input from a fJe PADATA by statement lines 
1000-1140. The degree of frecdom is computed by lines 1150-1180. 

2. l.oads are input and the load vector (YL} assembled in s:atement lines 1190-1340. 

3. Counters, variables, and arrays are set to zero and the nonzero parts of the member­
stitrness matrix, namcly, [SFJ and {SA}, established by stalement lines 1350-1560. 

4. The statics matrix [A) roe lhe whole frame ls generated b~ 1ines 1570-1970. 

5. The frame-stifl'ness matri" [ASAT] is generated from (A) a.nd (SF) and {SA} by statement 
linos 1980--2090. 

6. The stiffness matrix is augmented by the load vector and tbe equatioos solved by Gauss­
Jordan eliminatioo in statement fines 21ro-2360. 

7. DeHections larger than 1000 will terminatc thc run in lines 2370-2400. (Zt:ro division in 
thc equation solver is detec:ted by statemcnt linc 2270.) 

8. Stress resultants are calculated by statement lines 24!0-1500, and the pla~tic-hinge 

location NPH an
1
d correspoodins smallest-load factOr SALG are detected by lines 

:mo-2660. 
9. Cumularive deformations and stress resultants are calculatcd by lincs 2670-2770 and 

output by statementlines 2780-3210. 

10. Thc member-stifl'ncss mat'rix ls modified according to t:1e location of the plastic hinge 
by statement lines 3220-3320, and the pro¡ram will proceed to find thc next plastic 
hinae. · 

'" 

Chap. 1 O Analysis of Plane Frameworks 

pendi.IC 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.) 

PROGRAM EPFO 

1000 

1010 

1020 

1030 

1040 

OIMENSION A( 1S.24),ASAT(18,19).COR O (9,2),JTYPE (9.3) 

+ MCON{8.2),SMA(B),AREA{8), PM(B).OLEN (S),Vl(18), 

+ SF(1 8.2).SA(8),CSAT(24),SATX(24),ALG (16),CM(18), 

+ CT{B).CX{18) 
$FILE PACATA 

1050 10 REA0(1).JFN 

1060 IF(JFN)20,20,30 

1070 20 STOP 
1080 30 REAO(l).JCT,NM.E 

109'0 PRINT 40.JFN . 
1100 40 FORMAT(/I/38H ELASllC·PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO J4//) 

1110 DO 50 1"'1,JCT 
1120 50 REA0{1 ).(CORO(I,J),J ... t.2),{JTYPE(I.J),J= 1.3) 

1130 00 60 l.a1.NM 
1140 60 READ(1 ).(MCON(I,J),J =1.2),SMA{I),AREA(I),PM(I) 

1150 l=O 
1160 DO 70 \o:::d.JCT 
1170 0070J121,3 
1180 70 LKSL+JTYPE{I.J) 

1190 REA0(1),LN 
1200 00 72\=l.L 

1210 72 VL{I) ... O. 
1220 00 17\:al,LN 
1230 READ(1 ).JN.(OLEN(J),J = 1,3) 

1240 Ll=O 
1250 U=JN-1 
1260 IF(W)15,75,73 

1270 730074J-1.U 

1280 0074K•1.3 

1290 74llcll+JTYPE(J,K) 

1300 750077K:.1.3 
1310 IF(JTYPE(JN,K))77,77 76 

1320 76ll=Ll+1 
1330 Vl{ll)• OLEN(K) 

1340 77 CONTINUE 

1350 NCYCL=O 

1360 CLG=O. 

1370 00901=1.l 
1380 90 CX(l) =O. 

1390 00 270 1=1.NM 

1400 J1 =MCON(I.1) 

1410 J2-MCON(I.'2) 
1420 X•CORO{J1.1)-CORD(J2.1) 

1430 y.,. CORD(J1,2)- CORD(J2.2) 

14-40 270 OLEN(I) • SORT(X•X+ Y•Y) 

1450 002801•1.NM 
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Appendlx 10.1 FORTRAN LISTING OF PROGRAM EPFO (Contd.) 

14&0 SF(2•1.2) • 4.0•hSMA(I)IOLEN(I) 

1470 SF(2•1-1,1)c SF(2•1.2) 

uso SF(2•1,1) •0 5•SF(2•1.2) 

1490 SF12•1-1,2) -SF(2•1,1) 

1500 280 SA(I)a f•AREA(I)/OU:N(I) 

1510 M2a2•NM 

1520 M3•3•NM 

1530 DO 290 I•U-42 

1540 290CM(l)•O. 

1550 DO 291 lai,NM 

1560 291 CT(I)•O. 

1570 NJ•O 

1580 NK•O 
1600 DO 2951-1.L 

1600 DO 295 J•1,M3 

1610 295 A(I,J) -o.o 
1620 DO 450Ja1,JCT 

1630 DO 440 M•I.NM 

Hl40 NAaNJ 

1650 lf(J- MCON(M,1 ))340,330,340 

1660 330 JF• MCON(M,2) 

1870 MJ•2•M-1 

1680 MFaMJ+1 

1690 GO TO 360 

1700 340 IF(J-MCON(M,2))440,350,440 

1710 350Jf:o:MCON(M,1) 

1720 MJ,.2•M 

1730 MFaMJ-1 

1l.40 360 x-CORD(JF,1)- CORO(J,1) 

1750 Y• CORD(JF.2) -CORO(J,2) 

1780 D•SORT(X•X+Y•Y) 

1770 S•Y/D 

1780 C•X/D 

1790 NN•2•NM+M 

1800 IF(JTYPE(J, 1 ))380,380,370 

1810 370NA=NA+1 

1820 A(NA.,MJ)•S/0 

1830 A(NA.Mf).,.A(NA.MJ) 

1840 ¡A(NA.NN)- -C 
1850 380 IF(JTYPE(J,2))400,400,390 

1860 390 NA•NA+1 

1170 A(NA.MJ)•-C/0 

1880 A(NA.Mf)•A(NA.MJ) 

1890 A(NA.,NN)• -S 

1900 400 IF{JTYPE(J,3))420,420,410 

1910 410 NA•NA+1 

1820 A{NA.MJ)-1.0 

1930 420 lf(NA- NK)440,«0,4JO 

,., 
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1940 430 NK=NA 

1950 «O CONTINUE 
1960 NJ.,.NK 

1970 450 CONTINUE 
1980 
1990 

2000 
2010 

2020 

2030 

455 NCYCL=NCYCL+1 
0048QJ.,.f,l 

DO 460 I•1.M2 
K= ((1 + 1)¡2)•2-1 

460 CSAT(I) :o:SF(I,t)•A(J,K) + SF{1.2)•A(J,IC + t) 
DO 470 1 .... 1,NM 

2040 K•M2+1 

2050 470 CSAT(K)-SA(IJ•A{.J,K) 
2060 00 480 I•1,L 

2070 ASAT(I..J) aO.O 
2080 

2090 

2100 

DO 480 K= 1.M3 

490 ASAT(I,J) =ASAT(I.J) + A(I,K)•CSAT(K) 
DO 490 l•1.l 

2110 490ASAT(I,L+1J•VL(I) 
2120 k.J•l+1 
2130 DO 810 I•I.L 
2140 IP1..,1+1 

2150 TEMP•ABS(ASAT(I,I)) 
2160 K=-1 

2170 00520J,.,.I.L 

2180 IF(ABS(ASAT(J,l))- TEMP)520,520,510 
2190 510 k .... J 

2200 TEMP•A8S(ASAT(J,I)) 
2210 520 CONTINUE 

2220 IF(k-1)530,550,530 

2230 530 DO 540J-IJCJ 
2240 TEMP,..ASAT(I,J) 

2250 ASAT(I,J) ... ASAT(K.,J) 

2260 ~OASAi'(K.J)-TEMP 
2270 650 IF(ASAT(1,1))570,t000,570 

2280 570 TEMP -t.O/ASAT(I,J) 
2290 00580J-I,KJ 

2300 580 ASAT(I,j)mASAT(I.J)eTEMP 
2310 DO 610J,.,.1.L 

2320 IF(i-J).S90,610,590 

2330 590 TEMP.,ASAT(J,I) 
2340 00 600 K•IPI.k.J 

2350 600 ASAT (J,K) :z ASAT(J,K)- TEMP•ASAT(I.K) 
2360 610 CONTINUE 
2370 XLMT •1 000. 
2380 D08201•1.L 

2390 IF(ABS(ASAT(I,k.J))- XLMT)820.820,1020 
2400 820 CONTINUE 
2410 DO 650 I•1,Ml 

P""f: 
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2420 CSAT(I)=O.O 

200 DO 850 J •1.l 
2440 650 CSAT(I) •fSAT(I) + A(J.I)•ASAT(J.l + 1) 

2450 DO 660 l:d,M2 

2460 K,.((l+1)/2)•2-1 
2470 660 SATX(I) • SF(I.1)•CSAT(K) + SF(I,2)•CSAT(K + 1) 

2480 DO 670 ¡.,.1,NM 

2490 I(..,M2+1 
2500 870 SATX(K) • SA(Il.•CSAT(() 

2510 CQNTINUE 

2520 DO 720 1=1.M2 

2530 K.,. (1 + 1 )/2 
2540 ZERO-O.OOhPM(K) 
2550 lf(ABS(SATX(I)) -ZERO) 700.700.71 O 

2560 700ALG(I)•1.E10 
2570 GO TO 720 
2~80 710 ALG(I)- (PM(K)- A8S(CM(I)))/ABS(SATX(l)} 

2590 720 CONTINUE 

2600 SALG •1.E10 
2610 DO 750 I-1.MZ 
2620 TEST-CM(I)•SATJC(I) 

2630 IF(TEST)750,730.730 
2640 730 IF(ALG(I)-SALG)740,750,750 

2650 740 SALG•ALG(I) 

2860 NPH•I 
2670 750 CONTINUE 

2680 DO 760 la1,M3 
2690 760 SATX(I)•SALG•SATX(l) 

2700 CLG•CLG+SALG 

2710 DO 770 la1.M2 
2720 770 CM (I)•CM(I)+SATX(I) 

2730 00 780 1•1.NM 

2740 KaM2+1 
2750 780 CT(I).,.CT(I)+SATX(K) 

2760 DO 790 1=1.l 
2770 ASAT(I,IU) •ASAT(I,KJ)•SALG 

2780 7~ CX(I)=CX(I)+ASAT(I,IU) 

2790 I•(NPH+1)/2 

2800 K•(NPH/2)•2-NPH 

2810 IF{K)792.793,793 
2820 792 J•MC0N(I.1) 
2830 GO TO 799. 

2840 793 J-MCON(I.Z) 

'850 799 PRINT BOO.NCYCL.I.J ·_'·00 FORMAT(IJ/15H PLASTIC HINGE,I3,t8H FORMED IN MEMBER. 

·' +13,12H NEAR JOINT,I3) · 

2880 PRINT 810.CLG 
2890 810 FORMAT(18H WHEN lOAD FACTOR•,F105) 

1:1 
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2900 CONTINUE 

2910 PRINT 820 

292Q 820 FORMAT(//24H CUMULATIVE DEFORMATIONS/) 
2930 PRINT 821 

2940 821 FORMA1(42H JOINT X·MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION/} 

2950 ll=O 
2960 DO 830 1-:>t,JCT 
2970 DO 827 J ... 1.3 

2980 IF{JTYPE(I.J))825,825.826 

2990 825 CSAT(JI""O. 

3000 GO TO 827 
3010 826LL-Ll+1 

3020 CSAT(J}-CX(ll) 

3030 827 CONTINUE 
3040 830 PRINT 840,1,(CSAT(J),Ja1,3) 
3050 840 FORMAT(i5,3f12.5) 
3060 PRINT 850 

3070 850 FORMAT(/119H CUMULATIVE MOMENTS/) 

3080 PRINT 851 
3090 851 FORMAT{61H MEM8ER TERMINAL ~PPUED MOMENTS NEAR 

3100 + JOINTS PLASTIC VALUEI) 

3110 D0860t ... t,NM 

3120 K=-2•1-1 
3130 860 PRINT 870,1,CM(K),CM(K+1).MCON(I,1),MCON(1.2),PM(I) 

3140 870 FORMAT(15,2X.2F13.4,15,4H AND.I3,F14.4) 

3150 PRINT 880 

3160 880 FORMAt(//20H CUMULATIVE TENSIONSn 

3170 PRINT 885 

3180 B85 FORMAT(18H MEMBER TENSIONJ} 

3190 DO 890 I-1.NM 

3200 K=M2:t-l 
3210 890 PRINT 900,1,CT(I) 

3220 900 FORMAT(I5.F.13.3) 

3230 !TEST- ((NPH/2)•2)- NPH 

3240 IF(ITEST)910.920.920 

3250 910 SF(NPH + 1 ,2) •0.75•Sf(NPH + 1.2) 

3260 SF{NPH+1.1)=00 

3270 SF(NPH,1)=0.0 

3280 SF(NPH,2)a0.0 

3290 GO TO 455 
3300 920 SF(NPH-1,1) .0.75•Sf(NPH- 1:1) 

331Q SF(NPH-1.2)•0.0 

3320 Sf(NPH.1)oa0.0 

3330 SF(NPH.2) •0.0 
3340 GO TO 455 
3350 1000 PRINTf"'ZERO OIVISION IN EOUATION SOlliTION .. 

3380 GO TO 1040 
._17t"! 10?1) PRtNT 1010 Yl MT Nt:V("! 
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3380 1030 F0RMAT(/25H OEFORMATIONS LARGER THAN,1X.F8.1.~3H IN 

3390 + CYCLE N0 .. 14/l) 

3400 1040 PRINT 1050.JFN 

3410 1050 FORMATC//33H ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO.,I3/) 

3420 GO TO 10 

3430 END 

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

227 

Mcmbcr and load data and thc joinc and member idcntification are all sbo\\n in Fig. J0.7. 
Pro¡ram EPFO will 8.nalyz.c thc framc ifthe dala are hcld in a file PADATA in thc following 
sequcnce. 

7 Fnmo number, joints, membcrs, 
1 8 30000 elutic modulus 

o 320 Joinl coordinates and type: of reslraint 
l$0 320 
300 320 

o 170 
l$0 170 1 
300 170 1 1 

o o o o o 
300 o o o o 

1 2 1000 20 4500 Mcmber data: eonnections, incrtiu, 
2 3 1000 20 4500 lruJ and full planic moment valucs 
4 ' 1000 20 4500 

' 6 1000 20 4500 
1 • soo , 4000 
3 6 500 , 4000 

• 7 500 , 4000 
6 8 500 lS 4000 

4 Numbcr ofloadedjoiots, joint number, 
1 S o o and load dc~ils for eaeh of 4 joints 
4 JO o o 
2 o -30 o 
S o -30 o 

-1 No additional frames 

FRAME ANALYSIS BY PROGRAM EPFO 

ELASTIC·PLASTIC ANAlYSIS OF FRAME NO. 7 

PLASnC HINGE 1 FOAMED IN MEMBER 4 NEAR JOINT 8 

WHEN LOAD FACTOA•2.78139 
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Appendht 10.2 ELASTIC-PlASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 
CUMULATtyE DEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION 
1.29598 - 02253 .00572 

·2 1 28749 -.75690 -.00056 
3 1.27899 -.03213 -.00328 
4 .82326 -.01511 .005(8 
5 .83365 -.58992 -.001!51 
6 .83505 -.02282 00071 
7 .00000 00000 .ooooo 
8 .00000 .00000 00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPLIEO MOMENTS NEAR JOINTS PlASTtC V ALU E 
1 -1526.6272 -4036.8124 1 ANO 2 4500.0000 2 4036.8123 2947 5175 2 ANO 3 45000000 
3 - 820.0844 -3613 8425 4 ANO 5 4500.0000 • 3813.8424 4500.0000 5 ANO 8 4500.0000 
5 1526.6272 1478 8988 1 ANO 4 4000.0000 • -2947.5178 -2149.3065 JANOS 4000.0000 
7 -658 8142 -1625.3065 4 ANO 7 4000.0000 • -2350.6935 -2475.5974 6 ANO 8 4000.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMBER TEN S ION 
1 -33.979 
2 -33 979 
3 5.589 

• 6.589 
5 -37.090 

• -46.562 
7 -68.649 

• -100.654 

PlASTIC HINGE 2 FORMEO IN MEMBER 1 NEAR JOINT 2 
WHEN LOAD FACTOR""' 3.09097 

CUMULAT/VE OEFORMATIONS 

JOINT X·MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION 
1 1.155939 - 02499 00605 
2 1.155022 -.84848 -.00071 
3 1.&41Qe -.03559 - CXl358 
4 1.03358 -.01892 00700 • 1.03517 -.75181 - 00148 
8 1.03678 -.02512 .00247 
7 00000 .00000 .00000 • .00000 .00000 00000 
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Appendlx 10.2 ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS etc. (Contd.) 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINALAPPUED MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC V ALU E 
1 -1555.1385 -4500.0000 1 ANO 2 4500.0000 
2 4499.9999 335-4 2148 2 ANO 3 45000000 
3 -875.3311 -4267.0109 4 ANO 5 45000000 

• 4267.0108 1 4500.0000 SANO 6 4500.0000 
5 1555.1385 1624.8157 1 ANO 4 4000.0000 

• -33542146 -2143.9695 3ANO 8 4000.0000 
"7 -749 4841 -19SUIS3 4ANO 7 4000.0000 
8 -2356.0308 -2792.3476 IANO 8 4000.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMBER TENSION 
. 1 -38.655 

2 -36 655 
3 1.370 

• 15.370 
5 -40.368 

8 -!52..361 
1 -74.650 
8 -110.808 

PLASTIC HINGE 3 FORMEO IN MEMBER 3 NEAR JOINT 5 
WHEN LOAD FACTOR•3.20328 

CUMULATIYE OEFORMAnONS 

-.... JOINT X-MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION 

1 1 80385 -0.2591 .00750 

2 1.79407 -1.02136 -.00213 

3 1.78429 -.03681 -.00418 

• 1.11243 -.01160 .00750 

5 1.11455 -.80837 -.00147 

• 1.11667 -.02598 .00330 

1 .00000 .00000 .00000 

8 .00000 .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS . 

MEMBER TERMINAL APPLIEO MOMENTS NEAR JOINTS PLASTIC VAL UE 

1 -1732.9770 -4500.0000 1 ANO 2 4500.0000 

2 4499.9999 3681.8761 2AND 3 4500.0000 

3 -914.8529 -4500.0000 4AND 5 4500.0000 

• 4499.9999 4500.0000 SANO 8 4500.0000 

5 1732.9770 1732.8432 1 ANY4 4000.0000 

• -3681.1762 -2188.5909 3ANO 8 4000.0000 

7 -818.1903 -2141.2518 4AND 7 4000.0000 

8 '- ,3.4091 -2895.4643 IAND 8 4000:0000 

... 
1¡¡ 
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CUMULATIVE TEN S ION S 
etc. (Contd.) 

MEMBEA TENSION 
-39.122 

2 -39.122 
3 8.481 
4 e 481 
5 -41.553 

• -54.545 
1 -77.651 
8 -114.545 

PLASTIC HINGE 4 FORMEO IN MEMBEA 
WHEN LOAD FACTOR=3.28408 

6 NEAA JOINT 3 

CUMULATIVE OEFORMATIONS 

JOINT X·MOVEMENT Y·MOV~MENT 
1 2.07252 

ROTATION 
-.02659 0.0812 

2 2.06215 -1.12659 -00309 
3 2.05181 -.03778 -.00434 • 1.25119 - 01822 .00908 
5 1.25362 -1.13720 • -.00368 

1.25605 -.02844 .00460 1 .ooooo .ooooo .ooooo 
8 .ooooo .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEMBEA TERMINAL APPLIEO MOMENTS NEAR JOINTS 
1 -1778.3386 -4500.0000 

PLASTIC V ALU E 
1 AND2 4500.0000 2 4500.0000 40000001 2 ANO 3 4500.0000 3 -1278 3381 -4500.0000 4 ANO 5 4500.0000 • 4499.9999 45000000 5 ANO 8 4500.0000 • 1778.3363 1970.3186 1 ANO 4 4000.0000 • -40000000 -22117188 3 ANO 8 40000000. 1 -691 9806 -2294.2142 4 ANO 7 4000.0000 8 -2288.2812 -3099.9290 15 ANO 8 4000.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMSER TENSION 
1 -41.411 
2 -41.411 
3 9.718 

• • 718 
5 -41.858 
5 -58.687 
7 -80.378 

• -1115.887 



-"' 

AppendUt 

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

PLASTIC HINGE 5 FORMED IN f~tEMBER 1 NlAR JOINT 8 
· WHEN LOAD FACTOR•3.42322 

CUMULATIVE DEFORMATIDNS 

JOINT X-MOVEMENT v•MOVEMENT ROTATION 
1 4.40574 -.02932 .02088 
2 4.3 .... -3.20001 -.01692 
3 4.38301 -.03778 -.01817 
4 2.01805 -.02011 .01801 

• 2.02101 -2.83584 -.01365 

• 2.02397 -.02&44 .01305 
7 .00000 .00000 .00000 

8 .00000 .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPLIED MOMENTS NEAR JOINTS 
-2404.4823 -4500.0000 1 ANO 2 

2 4500.0017 4000.0020 2 ANO 3 
3 -1904.4811 -4500.0000 4AND 5 
4 4499.9999 4500.0000 6 ANO 8 

• 2404.4811 1831.1227 1 ANO 4 

• -4000.0000 -2803.0290 3 ANO 8 
7 73.3582 -3105.&158 4 ANO 1 
8 -1698.9710 -4000.0000 6 ANO 8 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEM8EA TENSION 
-45.353 

2 - .. 5.354 
3 11.842 

• 11.842 

• - .. 8.030 

• -58.681 
7 -88.728 

8 -118.887 

PLASTIC HINGE 8 FORMEO IN MEMSER 7 NEAR JOINT 7 
WHEN LOAD FACT0R•3.419593 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOIHT X·MOVEMENT Y-MOVEMENT ROTATION 

1 8.12113 -.03074 .02890 

2 8.10951 -4.48691 -.02549 

3 8.09751 -.03778 -.02674 

• 2.88143 -.02110 .02485 

• 2.88574 -3.71442 -.02084 

... 

PLASTIC V ALU E 
4500.0000 
4500.0000 
45000000 
45000000 
4000.0000 
4000.0000 
4000.0000 
4000.0000 
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.01860 
7 
8 

2.69008 
.00000 
.00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

-.02&44 

.00000 

.00000 

MEMBEA TERMINAL APPLIED MOMENTS 
1 -273Ui918 -4500.0000 
2 4500 0020 40000024 
3 -2231.6903 -4500.0000 
4 4499.9999 4500.0000 

• 2731.6908 1881.2278 

• -4000.0000 -3234 8830 
7 350.4824 -4000.0000 
8 -1265.1170 -4000.0000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEMOER TENSION 
1 -48.232 
2 -48.233 
3 17.281 

• 17.261 
5 -48211 

• -68.687 
7 -93.089 
8 -116.887 

.00000 

.00000 

NEAR JOINTS 
1 ANO 2 
2 ANO 3 
4 ANO 5 
&ANO 8 
1 ANO 4 
3 ANO 6 
.CANO 7 
SANO 8 

DEFORMATIONS LARGER THAN 10000 IN CYClE NO. 7 

ANALYSIS COMPLETED FOR FRAME NO. 7 

PLASTIC V ALU E 
45000000 

. 4500.0000 
4500.0000 
45000000 
4000.0000 
4000.0000 

4000.0000 
4000.0000 
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Appandhc 10.3 ELASTIC~PLASTIC ANALVSIS Of THE NEAL-FINZI CONTINUOUS 
BEAM IN FIG. 10.9 

lbe joint-number~s system begins from the lcft-haod support as d~ the member idcntifi· 
cation, so ahat the data would be prepared in the followin¡ scquenoc: 

8 
j 4 30,000 

o o o 
300 o J 
400 o J 
m o J 
600 o J 

J 2 JOO 
2 3 JOO 
3 4 JOO 
4 j JOO 

2 
3 o -1.3 
4 o -0.7 

-J 

o 
o 
J 
J 
o 

JO JOO 
JO JOO 
JO JOO 
JO JOO 

o 
o 

Fnmc numbcr, joinu, 
clastic: modulus 

Joint data 

Mcmbcr data 

Load data 

membcn, 

Nott: The dimcnsioos and beam propcrtics havc bcen factored by 100 in comparison with 
thc data in Fi¡. 10.9. 

NEAL·FINZI BEAM ANALYSIS BY PROGRAM EPFO 

ELASTIC-PLASTIC ANALYSIS OF FRAME NO. 8 

PlASTIC HINGE 1 FORMEO IN MEMBER 2 NEAR JOINT 3 

WHEN LOAD FACTOR•I.32353 

CUMULATIVE OEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION , .00000 .00000 -.00114 

2 .00000 .00000 .00228 

3 .00000 -.24837 .00175 

• .00000 -.25899 -.00152 

• .00000 .00000 -.00313 

'" 

( 
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CUMULATIVE MOMENTS 

MEMBER TERMINAL APPUED MOMENTS NEAR JOINTS , .0000 68 3824 1 ANO 2 
2 -68.3824 -100.0000 2 ANO 3 
3 100.0000 -96.3235 3 ANO 4 

• 96.3235 -.0000 .CANO 5 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEM8ER TENSION 

1 .000 
2 .000 
3 .000 

• .000 

PLASTIC HINGE 2 FORMED IN MEM8ER 3 NEAR JOINT 4 
WHEN LOAD FACTOft,.1.42857 

CUMULATIVE DEFORMATIONS 

JOINT X-MOVEMENT Y·MOVEMENT ROTATION 
1 .00000 .00000 
2 .00000 .00000 
3 00000 -.32540 
4 .00000 -.30159 

5 .00000 .00000 

CUMULATIVE MOMENTS 

MEM8ER TERMINAL APPUEO MOMENTS 
.0000 

2 -85.7143 

3 100 0000 

• 1000000 

CUMULATIVE TENSIONS 

MEM8EA 

1 

2 
3 
4 

TENStON 
.000 
.000 
.000 
.000 

85.7143 
-100.0000 
-100.0000 

- 0000 

-.00143 
.00286 
.00143 

-.00190 
-.00357 

NEAR JOINTS 
1 ANO 2 
ZANO 3 
3 ANO 4 

.CANO 5 

DEFORMATIONS LARGER THAN 1000 O IN CYCLE NO. 3 

ANALYSIS CQMPLETED FOR FRAME NO. 8 

PLASTIC V ALU E 
100.0000 
100.0000 
100.0000 
100.0000 

PLASTIC VALUE 
100.0000 

100.0000 
100.0000 
100.0000 
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· INTERN:CivN EST.;;TICA SUELO-ESTRUCTURA 
HeTODO ITERATIVO 

Agustin Deméneghi Colina• 

La interaccion suelo-estructura se pued~ resolver mediante un método 
iterativo. Esto tiene aplicación en la práctica cuando se dispone de 
un paquete o un programa de computadora que sustituye al terreno de 
cimentación por "resortes", que representan el módulo de reacción de 
dicho terreno. Dado que no se conoce a. (Vl-i.q'IA. la constante del 
resorte. pues depende del dia&rama de reaccion del suelo, que es lo 
que justamente se está buscando, se tiene que recurrir a un método 
iterativo. que consiste en suponer valores iniciales de las 
"constantes de los resortes'', y con ellas computar pür una parte las 
deformaciones de la estructura, y por otra las deformaciones del 
suelo: la diferencia entre deformaciones de estructura y suelo 
permite ajustar la "constante del resorte"; el procedimiento se 
repite hasta que coinciden las deformaciones de estructura y terreno. 
Esta tecnica tiene la ventaja de que converge rá¡:·idamente. de tal 
forma que usualmente a la tercera iteración se alcanzan resultados 
satisfactorios. 

Las expresiones que se emplean son las s1guientes: 

al En el 
reaccit:·nes) 

terreno de cimentación se entra con las cargas 
r y se determinan las deformaciones 6. con la matriz 

(O 

9e 
fle~ibilidades del suelo (se puede iniciar con la reacción uniforme 
igual a la sumatoria de cargas verticales entre la lcngitud total· de 
los cim1entos); los módulos de reacción ~ se obtienen 

vé 

r d 
V. = ( 1 ) 

ve 

bi En la estructura se entra las V. 
ve 

y se calculan las 

def ormacion~s ·' las reacciones r por unidad de longitud (en t/m) 

se obtienen 

¡.: 6. 

r ·-
V\ 

( 2) 
e 

d 
' 

dond~ d. es la longitud en que actúa r 
' 

Con estos valores de r se entra nuevamente al suelo (inciso ~l. y el 

proceso se repite hasta que coinciden las deformaciones de estructura 
y suelo. 

• Profesor del De~artamento de 
Civil, Topográfica y Geodésica. 

Geotecnia. División 
Facultad de Inge~ieria. 

de Ingenieria 
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Ilustraremos el proceso anterior con el ejemplo del capitulo 
anterior. Cabe aclarar que nd.se obtendrán ios mismos· resultados, 
pues en este ejemplo en particular se supone que la reacción "el· 
terreno (a través de los "resortes") está concentada en los n 
mientras que en el ejemplo anterior 1~ reacción del suelo se tomaoa 
como repartida. Si se usaran más ··resortes" se alcanzarla una mayor 
coincidencia entre ambos métodos. 

En el terreno de cimentación se habia obtenido 

:5 = 0.000817668 r • 0.0000349723 r 
1 1 ~ 2 

:5 = z 0.0000634471 r + 0.00163405 r 
.1 z 

En la estructura la matri= de rigide:;; V no cambia. 
empotramiento y de cargas concentradas valen 

1 l r-

l 7.4 35. 
1 

é - - 1 K 
' ¡ vi 1 ¡ ' ' ; - 14.8 - 50 1 1 K :.S 1 
¡ i 1 v2 z 

1 
E" 

1 
E.. e = 1 - 7.4 - 35 = ¡.: ó 

1 1 
vJ 3 

1 4. 93.3.? o 1 

1 
4.9333 J L o J _1 

( 3} 

( 4) 

Utilizando la simetria " é ~ S c.plicando ... = ;:o = y 
1 J .. "' ecuación matricial 

se llega al siguiente sistema de ecuaciones 

< 1 o 939. 1 + r: J ó . '!. 10 939.1 ó 
z 

- 42.4 ::;: o 
V1 1 

- 21 878.2 ¡s + (21 879.2 + 
1 

K ) S + 43 756.4 e - 64.8 = o 
- 21 878.2 .. , 

1 

1ra iteración 

+ 21 878.2 '" z 

vz z .. 
+ 58 341.9 o -.. + 4.9333 ~o 

!niciemos el proceso considerando una reacción uniforme 
~ = (35(2) ~50. 3.7(8)) 1 8 ~ 18.7 t/111 

Sean r = r = 18.7 t/m 
1 2 

Terreno de cim~tación. Aplicc.ndo las ecs 3, 4 y 1 

ó ó r .. 
1 " V1 

m m 1:/m 

K 
v2 

t/m 
0.015944 0.031743 2345.7 2356.4 

> 

(S J 

( 6) 

.. , 

2 

= 



':.'"• j 

Estructura. Con los K anteriores v• y aplicando las ecs S, 6, 7 y 2 

ó eS r r 
1 2 1 2 

m m t:/m t/m 
0.020700 0.022280 24.23 13.12 

2da i1:eración 

Terreno de cimentación. Con los r 
' ' 

a11teriores determinados a partir 

del análisis estructural y aplicando las ecs 3, 4 y 1 

ó ó K K 
1 2 Vi vz 

m m t/m t:/m 
o.o::::0312 0.022979 2390.7 2283.8 

Es1:ructura. Con lc•s Y. ant-=:riores 
v• y aplicando las ecs S, 6, 7 y 2 

5 c5 r r 
1 2 1 2 

m m 1:/m t:/11'. 
0.020S87 0.022403 24.61 12.79 

3¡·a i teracioi-, 

Terreno de cimentación. Con los r anteriores deteiminados· ~ partir 
' 

d~l an~lisis estructural y aplicando las ecs 3, ~ y 1 

eS . ~ é5 K K 
'· 2 v1' v2 

m m t/m 1:/m 
o.o:.os7o 0.022461 2392.8 ~::77.7 

Estructura. Con los K anteriores y aplicando las ecs S, 6, 7 y 2 
v• 

eS eS r r 
' 2 1 ~ 

m m t:/m "t/m 
0.020589 0.022422 24.63 12.77 

Apreciamos que en la ·1:erccra iteración prácticamente coinciden las 
deformaciones de-suelo y es1:ructura. 
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3.6 Fórmulas par~ deformaciones.elásticas 

Las deformaciones instantáneas en 
manera aproxim~d~ utilizando las 
teoría de la elasticidad. 

los suelos se puede¡¡ ·"<>lcular 
expresiones que pr~, .. ,rcion~ 

3.6.1 Deformación vertic~l de un rectángulo c~rgado 

medio serniinfiniL-El asentamiento de la s~perficie de un 
e isótropo, bajo la esquina de un 
uniformemente repartida q, está 

' homogéneo 
rectángulo sorneL11 0 ~ c~rga 

dado por la 'órrnula de 
Schleicher (Terz~ghi 1943) 

ó = (q(1-v2
)j(nE)] ( i. ln + B ln-------------

donde D 
L 
E 
V 

= 
= 
= 
= 

L 

ancho del rectángulo 
longit~J del rectángulo 
módulo de elasticidad del medio 
relación de Poisson del medio 

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

2 q B (1 - v 2
) ln (1 + /2 ) 

ó = 
n E 

ó = 
rr E 

(3.19) 

( 3 • :!.9 ' ) 

(3.19 11
) 

La rigidez lineal ve¡-tical se define corno el cociente 
vertical concentradá Q entre el asentamiento vertica1 

.-Je la carga 
1ue produce 

pl~nta cuadrada de ancho B, la rigidez 
V 

dicha carga. En un cimiento de 
lineal vertical está dada por 

K = 
V 

0.891 E B 
(3.19'") 

(En la ec 3 .19"' el asentamiento se calcula bajo el -::entro del 
cuadrado.) 

Cuando el medio elástico tiene un espesor H ~ el ~sentarni.., 11 to bajo la 
esquina de un rectángulo sometido a carga un~forrne q esta dado por la 
fórmula de Steinprenner (Juárez Badillo y Rico 1980) 

> 

'·. 4 



(D + j L 2 + B 2
) ,j L2+ H2 (L + j L 2 + B 2 ) j B2 + 112 

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

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

LB 
+ (qj2nE) 2 ( l-v-2v ) ¡¡- ang tan-- (3.20) 

HA 

(3 .21) 

Cuando existe un medio est"atificado como el de la fig 3.12, formado 
por n estratos de propiedades elásticas E y v, el asentamiento de la 
superficie se puede calcular utilizando la ley de Hooke para cada 
estrato: 

e = ( 1/E) 
z 

O" - V (a- + O" ) J 
Z X y 

(3.22) 

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

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

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

ó = e .H 
z 

·(3.23) 

donde H es el espesor del estrato. 
--- ----

~: : 

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

3.6.2 Círculo cargado 

En un círculo 
superficie, el 
1973) 

ó = 
V 

·de radio R sometido a carga uniforme 
asentamiento bajo el centro está dado por 

2 E 

q en su 
( Zeevaert 

(3.24) 

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

h 

(7 - 8 v) Qh 
ó = (3.25) h 32 (1 - v) G R 

El giro del círculo ocasionado por un momento M vale (Richart et al 
1970) 

e = [ 3 ( 1 - v) M J / 8 G RJ (3.26) 

en que G = E 1 2 (1 + v) (3.26) 

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

> 

J 
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vertical se define corno la carga vertical entre el asentarnie111., que 
produce: 

Kv = Qv 1 O v = 2 E R / ( 1 -t~ 2 ) 1. 27 

La rigidez lineal hocizontal se define corno la carga horizontal entre 
el desplazamiento horizontal que produce: 

K = 
h 

= 
32 (1 - v) G R 

7 - 8 V 

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

3.6.3 Giro de un rectángulo sometido a momentü 

( '.20) 

define e;, •1110 el 

El giro de un rectángulo sujeto a un momento M (fig 3.13) sa puede 
~alcular determinando la carga de tipo trapecial (ecs 3.14 y '.15} 0 
triangular (ecs 3.17 , 3.18) que actúa sobre el terra110 • A 
continuación se divide la carga en un número n de cargas un 1 formes 
(fig 3.9) y se determinan los esfuerzos normales CT , cr y cr '··•n las 

· Z X y . 

ecs 3. 6 a 3. 9, a la mitad de cada uno de los estratos del Slll·«uelo. 
La deformación unitaria de cada estrato se obtiene aplicando la ley 
de l!ooke ( ec 3. 22) y la· deformación . en unidades de l. ·11gi tu, 
utilizando la ec 3.23. Esta operación se realiza bajo los punl.,s A y 
B de la fig 3. 9, con lo que se determina, mediante la suma ·le las 
deformaciones de cada estrato, la deformación en la superficl<>. con 
estos resultados se puede calcular el giro del rectángulo somalido a 
momento. En el ejemplo 6.1 se presenta una aplicación do este 
procedimiento. .• .. 

En forma simplificada, se puede usar el siguiente artificio: se 
obtiene el momento de inercia del rectángulo I en el sentido ·~ue se 
está analizando, y se determina el radio equivalente a un circllto que 
tenga el mismo momento de inercia· del rectángulo (Normas de sismo 
1987): 

R = ( 4 I 1 rr 
1/4 

(3. J9) 

Con el radio equivalente R se emplea la ec 3. 25 para determi 11ar el 
giro de la cimentación de planta rectangular. 

El criterio anterior es válido cuando la longitud del cimie1•to es 
similar al ancho del mismo. Para valores de la longitud mayores que 

·-· . ... : 
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tres veces el ancho del cimiento, es conveniente usar la fórmula de 
Fróhlich para un cimiento continuo (de longitud infinita) de ancho D 

~ (Zeevaert 1973) 

(3.30) 

• donde M es el momento por unidad de lQngitud del cimiento (t.m¡m). 

~ 

' • 

' -

..... 

-~ ~ 

X 

.,. 
~ 

-~ .. ... 
~ 

·~ 
~ -1 
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APUNTES DE CU:EilTACIONES 

5. CIMENTACIONES SOMERAS 

Agustin Do=énegni Colina• 
Héctor sanginés Ga~cía 

~::¡ un ci::lion;:o s_omero, como en toda cimentación, se e! e be revisar su 
es;:~bilic:!~d tanto para los estados limite da falla como para los 
estJ.dos 1 irü te da servicio. Es decir 1 se debe ver 1! icar e¡ u e se tenga 
u::a seguridad razonable para evitar que se presente una falla por 
=esi.stencia al corte del terreno da cicentación, y que , las 
dcfor::!~cio:1cs crua sufra ésta no ¡¡fcctc;-¡ al comporta::.iento ele..' los 
ele=en;:os c:!e ci~entación y de la propia.est~ctura. 

Cabe aclara:- que .en la revisión de una cil:lentación existen otros 
facto:-es que deben to;:;arse en cuenta ?-:!icionalmente, pero la falla 
po~ resistencia al corte y las defo==aciones del te==eno de 
ci~entació~ es~a~ e~tte los más i~portantes. 

~:1 '1..!:13. cir:ent:::.ción so::te:-a el a~~:-t~.to de apoyo se encL:ent:::-a a poca 
pro:unc:!ic:!J.c:!,· por lo que la profunc:!idad de desplante debe ser tal que 
el .ci~iento s~ade desplantado satisfacto=ia~e~te en dicho es~=ato de 
a:;: ayo. 

cc.;:¡e acle..:-~:- cue e~ el estudio C.o r..ecánica de suelos s2 define el 
es=:-aco ~e e?o~o de la cime~tación, por lo que todos los elementos de 

. es:.a ~e::;e::-a:: cueda:- desola¡;tados. en él. Durante la co:1strucción c!e 
los ci~ientos ~e debe:-a ~erifica:- que se cum~la con esta disposición, 
evi:.ando que los cimientos queden sobre suelo con sustancia orgánica, 
:::,asu::-a o :::a te::-ial en estaco su el te. El proceso cons t::-.:cti va deberá 
se= tal c~e ~o se afecte el terre~o de ci~entación, es de~ir, no se 
ccberin alt.e::-ar ni l~ estructura ni la humedad originales del terreno 

e ci:::cn:.ación, salvo que el estucio de mecánica de suelos establezca 
o~::-as es::>ecif icaciones.. En muchas ocas iones conv ie;,e. colar ~-.a 
pl<:.n:.illa- C. e conc:-eco pobre de f' - 60 Y.gjcw.~ de J e:: de espesor, 

e 

i~,eC.iata~ente C.cspués de llegar al fondo del corte. 

La ?rafunci~ac:! de ccsplante deberá ser tal que se .cu:::pla con los. 
::-e~uisitos C.e seguridad de la cimentación. En este sentido, se 
propo:-.c unJ. profundidJ.d de desplante y ce revisa que con ella se 
cu:plan los requisitos d~ seguridad de la cimentación; el proceso se 
repite hasta c:!eterminar la profundidad de desplanta que cumpla con lo 

ge~c~al, es i~po=tante qu~ 
:::s=o es<:=ato, ya que 51 

los cimientos queden desplantados sobre 
se apoyan en r.1aterlales diferentes se 

* "-o~cs~- ""'~1 o~~a--,-.--to de ~- - '-'- '--- .... -l ..... l.. .... l .. ._,. Gcutecnia. División dg Tn1~nicna 
!'"acultad de Ing"ntP.ria. ur:;~1 C~vil, Topog~j~ic~ y Ccodd~ic~. 
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pueden pres~ntar asentamientos diferenciales· en la estructura de 
ci:Jentación. 

El desplante de los cimientos debe~á quedar abajo del suelo sujeto a 
e~osión sup~r:icial o int~rna. Por ejemplo, en puentes el desplante 
de los ci~ientos deberá quedar por abajo de la profundidad de 
socavación de los materiales del lecho del rio. Además, en cualquier 
cimentación so:nera existen suelos especial;:,ente susceptibles a la 
erosión por agua o por viento, como son las arenas o los limos no 
_plásticos, los que deberán protegerse pa~a evitar que se descubran 
los cimientos. 

Cuando el terreno de cimentación es una arcilla de tipo expansivo, el 
desplante de l~s ci:nientos deberá quedar po~ abajo de esta arcilla, 
para evitar.~e los-movimientos por cawbios de volu:Jen de ella dañen 
la estructura de ci:nentación. Si los cimientos quedan por arriba de 
la arcilla expansiva, deberán tomarse las precauciones 
correspondie:-.tes para que :a estabilidad de la cimentación no resulte 
afectada. 

No existe t..:.:ia -orofl!ndidad ·:::.i::.i~a de desplante aceptada de wane:-2l 
gene~ al pe~ los- inge:üe~os de mecánica de suelos, pero a :;¡ane::-a ce 
ejewplo, el Reglamento de Co~s~=ucciones pa~a el Dis~rito Federal de 
19 66 dice q-:e "los cL:uientos deberán desplantarse, por lo ¡¡¡e nos, so 
cm bajo la superficie del terreno ( ... ) Se exceptúan de este 
requisito las const~~cciones ci~entadas directamente sobre roca". Po= 
otra parte: se o~ede considera~ en una cimentación sa~era una 
profu..-¡dida:::. de ·de-sol ante náxi¡¡¡a de 2. S m, a partir de la cual- se 
t=ataria ya-Ce cna ~irr.entació~ inte~edia o profunda. 

El área de un cimiento sonero es aquella para la cual la cicentación 
c~ple· con los requisitos de seguridad correspondientes. Por lo 
tanto, en la práctica se supone una cier~a área y se revisa ~e con 
ella se cumplan los requisi~os de seguridad; se procede por tanteos, 
hasta hallar el área que haga que el cimiento cumpla con todos y cada 
u:~o de los ~~quisitos de segu=·idad, al i:iiniwo costo. 

Con el p=op6sito de reduci= el núnero de tanteos, se puede esti~ar e~ 
for;;¡a aproximada la capacidad de carga admisible del terreno de 
ci~entación, y hallar un área preliminar para iniciar los cálculos. 

'La capacidad de carga admisible del terreno de cimentación es aquella 
pres~on vertical media de contacto entre la subestructura y el 
terreno, que garan~iza un comportamiento adecuado de la cimentación. 
Se entiende por comportamiento adecuado que exista un factor de 
seguridad razonable contra una falla por resistencia al corte del 
suelo, y que el asenta;;¡ie:1to del cimiento no produzca daños a la 
-es~ructura, ni afecte su buen funcionamiento. Usualmente la· capacidad 
de carga ad:oisible se ~alla dividiendo la capacidad de carga última 
del suelo entre un cierto fac~or de seguridad. Sin embargo, se debe 

2 
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verificar que la capacidad de carga admisible o 
contacto no produzca asentamientos excesivos del 
tabla 4.1 se muestran valores de asentar.lientos 
diferentes clases de cimier.~os someros . 

presión IJedia de 
cimiento. En la 
permisibles para 

Por lo anterior:-, la capacidad de carga ad::üsible o. presión media de 
co:¡tacto vale 

( 5. 1) 

donde :l: Q - su::~a t:oria de cargas al nivel de desplante del 
cimiento. 

A = área de contacto entre cimiento y suelo 

Despejando A de la ec 5.1 
A=EQ/q 

4 
( 5. 2) 

Por ot-¡-a !:Jarc.e, se define la ca':lacidad de carga ad!Tlisible neta o 
i:.cre::lent:o net:o de presión co:¡¡o. _la diferencia de la pres1on de 
contacto !:!e:1os la presión total previamente existente al nivel de 
desplan~e de ·la s~bes'tn.:.ctu=a, es ·decir :.! 

( 5. 3) 

do~de cr = capacidad ce carga ac!Iuisible neta o 
'-"" 

neto de presión 
presión de contacto o capacidad de carga adoisible e = -. 

7 = peso volLE:1etrico natural del 
D = o:-of~r.Gidad de desolante 

f . • -

suelo 

::- .... l~ ta~l2. 5 .l se o=-;se!l':Z-:1 valo:-es aproxiwados de la capacidad de 
ca=sa aC=is~ble ne~a¿el ~e==e~o, pa=a diferentes tipos de suelo. 

'I'A3L.;. 5.1 
,.,,=> T 'Do- C,..,,.,, 'DM-ST ___ '1-'T'' '"ROXIM'D' o-L SUELO '-.... ;.c_o.... ::.. ,.,_,-.~ .... , .1. -"'L.:. , <:,-·"' .-... ..... ,... .::. 

Tioo de suelo 

Arcilla bla:.da, arena suelta 

Arcilla de consistencia wedia 

A=ena ~ediana~ente co=pacta, 
arcilla fi~e 

A=e~a co~pacta, toba ce~entada 

Arena ~uy cowpacta, roca sana 

q , t;m 
on 

Zaoatas Losa de cimentación 

3.5-ó.O l. 5-2. o 

5.0-8.0 2.0-3.0 

7.0-10.0 3.0-5.0 

9.0-13.0 5.0-7.0 

12.0-20.0 8.0-12.0 

" 
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Cabe aclarar qúe el área A no se puede·calcular directacente de la .. ~ 
5.2, pues !: Q no se conoce a priori, ya que ·depende del área d 

· cimiento, por lo que para estimar en for1:1a aproximada esta área ,__ 
procede de la siguient2 forma: 

La resultante da cargas !: Q ~ !: Q' + W , en que !: Q' es la carga 
el• 

al nivel de la superficie del terreno o al nivel de piso terminado y 
W 

1 
es el peso del cimiento (incluyendo el peso del relleno que está 

e • 
sobre él), 

!: Q 1 A = !: Q' 1 A + W 1 A 
el• 

pero w 1 A o; 7 D y q. = q + 7 D = !: Q 1 A 
.:._y:_ 

el m r r /. An 

' 

a + 7 o ¡¡ 2: Q' 1 ' + r o .. .M. . ..,. r r 
:;>() 

~ ') 1 
iN 

-a ~u. + <----- - \_;..e_ - ,, 
A ' r-. 1 ,..., 

y a o; 2: Q' 1 A 
"•n - 1 '·.) \ 

~ ( .... :. 
F-

A " !: Q' 1 a 
"'a :a r-

---?- ¿ --2..: - .. : .:: 
~ 

La. ec 5.~ pe~ite esticar en forma ·aproximada el área del ci~iento. 

:=,.;.. -:. - .: 
t 

5.3.1 Meca~ica de suelos 

En ocas.:.ones se tiene que utilizar una retícula a base de zapatas 
cor::-iC.as, C. e tal for::'.a que el peso total g--.~e se t:::aswi te en 1.::1 

tablero el nivel de <;,i;nentación se repe:::te en las cuatro zapatas 
co~~idaS ~~e liwita~' al -table~a. Para ilustrar esta situació~, 
considerec;s el tablero de la fig S.la y sea :LQ la carga que trascite 
la esc.ructura al nivel de la Cl::Ientac~on. Se ·pueden calcular les 
semianchos b y b de las zapatas corridas de la fig S.lb 

1 2 

considerando aue cada zapata ta~a ur~a 
t:-ibuta.:::ia co::"respa~diente del t:a~le=o. 
de fuerzas verticales, y llacando a .. 

carga proporcional al área 
Estableciendo el equilibrio 

a la capacidad de carsa 

ad:üsible del ter::-eno de ciruentacicin y w al peso unitario de la 
estructu:-a 

(S. S) 

el ancho b se 2 obt-iene resolviendo la siguiente ecuación cuadrática 

~a q b2 + [a~ \o/ - ~ a a q. a w (2 a - a ) b 
2 • 2 1 2 1 2 1 2 

2 
(2 a ) = o ( 5. 6) + w a a 

1 2 1 

7 

, 
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5.2.2 Diseño estructural 

Las alas de· una zapata corrida se deben revisar por los siguientes 
conceptos: (a) tensión diagonal, (b) flexión, y (e) temperatura. A 
continuación se detalla la revislon de ceda uno de ellos. Cabe 
aclarar que lo que rige en general en el diseño de una zapata de 
concreto es la tensión diagonal. 

a) Tensión diagonal 

En una zona cercana al paño de la colu:::na o muro que llega a la 
zapata se puede presentar una falla por tensión diagonal, ocasionada 
esta a su ve: por esfuerzo cortante (fig 5.5). Esta revisión se lleva 
a cabo verificando que la fuerza cortante última a una distancia "d" 
del paño de la colwnna o muro sea :ceno:: que la fue::::a cortante 
resistente. 

Para la fue::-:::a cortante resistente, las No=mas de Conc::-eto esta~lecen 
lo siguiente 

Si p < 0.01 

Si p «: O.Ol 

donde 

V = FR b d (O. 2 .¡. JO p) 
eR e 

V = 0.5 F 
en .R 

b = ancho del ele:::ento 
d = peralte efec~iva del ele=ento 
p = cuantía o porcentaje de acero 
f* = 0.8 f' 

e e 

FR = facto~ de =asistencia 

( 5. 5) 

( 5. 6) 

E~ ele~en~os anchos, c~~o-losas, Za?atas y muros, en las que el an=jo 
b no sea :cenar que cÚatro veces el peralte efectivo d (b «: ~d), con 
espeso:: hasta de 60 c:c y donde la relación M ¡ V d no exceda de 
2. O, le :uerza resistente V ouede tomarse igual e 

eR • 

0.5 F b d ~~ independientemente de la cuantía de refuerzo. 
R e 

b) Flexi.ó:1 

La secc::.on critica por flexión en el ala de la zapata depende del 
:caterial que forme la columna o muro que llega a la zapata. En la fig 
5.6 se presenta la sección critica por flexión para tres diferentes 
tipos de =ate=ial. 

La revisión por flexión se realiza verificando que el :comento ülti;;:o 
en la sección c::"'itica sea ¡¡¡enor que el momento resistente en dicha 
secc1on. ;, co:-.tinuación se presenta un resumen de las expresio:-.es 
necesarias para la revisión por flexión de las Normas de Concreto. 

El mooento resistente dado por 'las Normas de concreto es el 
siguiente: 

MR = "' b dz f" q ( 1 - O. 5 q ) ( 5. 7) 
R e 

. 

5 



. 
·.·. 

.. 
":·:·.; ·. ;.· 

El acero ~inimo por flexión está dado por 

P•ln" 0.7 ~/ fy (5.8) 

mientras que el máximo es o. 7 So , 
• b 

donde es el porcen1 ilje 

balanceado que vale 

p - (f"/f) [4600/(f + 6000) J 
b e y y 

do~de 

f" = 0.65 f* si 
e e 

f: = (1.05- f: 1 1250) 

2 f* :s 250 kgjc::J 
e 

f* S~ 
e 

(5.9) 

(5.1u) 

f .. > -250 kg;cm:2 

e ( 5. 1 1) 

El porcentaje de ace=o necesa=io para resisti= un ma~ento últi¡,,., M 

esta dado por las siguientes expresiones 

q - 1 - /1 - 2 M / F b d
2 

f" 
u R e 

(5.12) 

p = e f" / f 
- e y 

(5.13) (5.14) 

La separación de las varil"las se dete::.-wina cc:1 la expresión 

do~de 

s=a djA 
• • 

( 5. 15) 

s = sepa=ación entre varillas 
a = área Ce la varill~ GUe se emplea 

• 
d = distancia para la cr...1e se 

A = área de acero requerida 
• 

requiere el á::-ea ' "·-• 

u 

El acero longitudinal en 
temperatura, para lo que se 
Concreto) : 

la zapata se p::-opo:-ciona 
ewplea la sig~iente expresió~ 

solo por 
(Norma" de 

A = 66000 (h/2) / f (h/2 + lOO) 
• y 

(5.1&) 

en que 
• 

A - área de acero requerida por temperatura, para 
2 espesor h/2 de la losa de la zapata, en ce 1 ¡¡, 

h/2 = seciespesor de la losa de la zapata, en cm 

un 

Cua:1do el elemento est::-uctural está en CGr:tacto con el suelo, se 
rec==ienda e=plear por tegperatura un área de acero igua~ a 1.5 ~ • 

• 
en vez de A en la ec 5.16, .. dado que los cimie11. Empleando l. 5 A 



:·.· .·· 

.. -=: 
.. 

están siewpre en contacto con el terreno, obtene:::os la sigul ente 
expresión 

A = 66000 (1.5) (h/2) / f (h/2 + lOO) 
• y (~.17) 

Ejecplo 5.3. Zapata corrida sometida a carga vertical 

Hacer el diseño por mecánica de suelos y el diseño· estructural ,¡., la 
zapata corrida de concreto reforzado de la fig 5.7. La longitud dP. la 
zapata L - 6 lil. 

Considerar en 
f' = 200 

e 

el corcreto reforzado 2 
kgjc¡¡¡ f = 4200 kgjc¡;¡ 

y 

Utilizar varillas del No 4. Considerar ~~e se coló una plantilla 
de conc=eto pobre sobre el terreno de cil:lentación. 

To:::ar un factor de carga F = 1.4. 
e 

~, el te=reno de cimentació~ Fn = 0.45 

Solución 

a) Mecánica de sueles 

falla a.l) Estado limite de 
En un suelo cohesivo, 
co~e del suelo 

la revisión de la seguridad 
es satisfactoria c~ando 

desi~.:.alC.=.C. 2. 1: 
í: Q F / A 

e 

e = 
-?. e 

Po::- lo t.ar:.~o 

í: 

e 
u 

< 

Q 

,. 
n 

e N "' u e • ¡¡ 

. 1 :; 
e 

p . 
<:" )\o V 

e < e 
·e u "Re 

En las ex?=esiones a~~e=iores: 

p 
V 

por resistenci~ al 
se c~ple la 

( 2. 1) 

( 2 • 2) 

( 2 • 3) 

( 2. ~) 

í: Q "' = su~a de las acciones verticales a tomar en cuenta en 
e 

la combinación considerada, afectada por su respectivo 
factor de carga 

A = a~ea del cimiento, m2 

p = presión vertical total a la profundidad de desplante por 
T . 

oeso orooio del suelo, tjm
2 

• • • J 
7 = ~eso volumétrico del suelo, tj¡¡¡ 
e =·cohesión aoarente, tjm2

, determinada en ensaye triaxial uú 
a • 

B = ancho de la cimentación, m 

N es el coeficiente de caoacidad de carga, dado por e • 

Nc = 5.H (l+ 0.25 o¡a + 0.25 B/L ) (2.8) 

para o¡a < 2 y B/L < 1 , donde Dr es la profundidad de desplante 

.... en !:letras. En caso de que o¡a y B/L no cumplan las desigualdades 

7 
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anteriores, dichas -relacionas se considerarán iguales a 2 y 1 
respecti va·mente. 

La 
lo 

desigualdad 2.2 se aplica al nivel de desplante del cimiento, 
que hay que valuar el peso del relleno y de la zapata 

w .. (1.3-0.2) (0.4) (1.5) - 0.66 t 
r 

w ~ [ (1.3) (0.2)+(0.2) (0.4)) (2 .4) .. 0.816 t 
:z: 

por 

La s~a de cargas al nivel de desplante del ci~iento vale 0.66+0.816 
+10.4 - 11.876 t, es decir, ra = 11.876 t (por cada metro de longitu~ 
de zapata). A= 1.3(6) = 7.8 m2

• 

Sustituyendo en la ec 2.2 

Sustituyendo en la ec 2.8, con B = 1.3 m, L • 6 m, D = o. 6 m 
r 

N = 6.011 
e 

Sustituyendo la 2 .. 3 N F + 13.52 t¡c 2 e;'l e e gñ.c- e py -u e ;¡ 

Se observa c;ue cr < qñc' por lo tanto se Clli:lple li! 
-ClJ 

desigualdad 2. 4. 

a.2) Estado liwite de servicio 

El asentamiento instantáneo de la zapata se puede calcular eüpleand~ 
la siguiente expres~o:1, que proporciona el asentamiento bajo l9 
es~~ina de un rectángulo cargado apoyado sobre un medio se~iinfinito 

,.- B + / 32+ L2 L + / L 2+ B
2

-
2 

ó = [q(1-v )/ (rr:S)) L l:1 + B ln --------

donde 

L B 

q = incremento neto de pres1on = 8.18 tjm2 

B =ancho del rectángulo= 1.3/2 = 0.65 m 
L = longitud del rectángulo = 6/2 = 3 m 
E = módulo de elasticidad del medio = 1600 tjm

2 

v = relación de Poisson del medio = 0.25 

( 3. 19) 

Nótese que el área cargada se divide entre cuatro. Sus-:ituyendq 
valores en la ec 3.19 o = 0.0032 m 

El asentamiento debido a toda el área se obtiene multiplicando 
por cuatro el calculado con la ec 3.19, por lo tanto 

ó ~ 4 o •_0.0128 m - 1.28 ~ 
T 

que resulta menor ~~e el asentamiento permisible de 3 cm . 

. b) Diseño estructural 

b.l) Revisión por cortante (tensión diagonal) 

La revisión por cortante se lleva a cabo a una distancia d del paño 8 



del muro (fig 5.6). Para esto se calcula el cortante ultico en esta 
sección y se compara con el cortante resistente del conqteto. 

La fuerza cortante que toma el concreto está dada por (llormq 8 de 
Concreto) 

Si p < 0.01 V • F 
eR 

Si p 2:: 0.01 V 
eR -

donde f* -o.a !' 
e e 

b d (0.2 
R 

0.5 F b 
R 

+ 30 p) 

d r¡; 
e 

.,r¡; 
e 

(S. 5) 

(S. 6) 

En elementos anchos, como losas, zapatas y muros, en los que el ancho 
b no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (b 2:: 4d) , con 
espesor hasta de 60 e:: y donde la relación M / V d no eXCBI.]a de 
2.0, ia fuerza resistente V puede tomarse igual a 
·· • cR 

0.5 F b d .;f:, indeoendientemente de ld cuantia de refuerzo. 
R e • 

Como trabajamos por metro de longitud de =apata b = lOO cm. Dado 
que se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el terrBho de 
cii:!entación, el recubri;üento del ace:::o puede ser de 3 e¡;¡; y d·ag 0 .que 

.el diametro de la varilla del No 4 es de 1.27 cm, su mitad val~ 0.6~ 
cm, por lo que el peralte efectivo del acero de la zapata es d : 20 ~ 
3 • 5 = 16 • 4 e;:¡ • 

. :1 este caso se cu:nple a::.plia;;¡ente que el and1o es mayor que c~uatro 
veces el peralte efectivo. M 1 V d = 0.6C5j3.34l(O.l64) = 1.177 e 2,. 
por lo tanto Clliüple co::o ele::tento a:1cho. Sustituyendo en la ec ~.6·se 
obtiene V = 8298 kg. 

cR 

Co~o se ~encionó antes, el co~tante 
"d" del pa;':o del n¡¿ro (,:,O.ig S. 8) 

V= 8.66(0.386) = J.JC t V 

Se obse=va que V > V 
eR u 

·b.2) Flexió:1 

Ulti~o se halla a u~a 

= F V = 4. 58 t = C 630 
u e 

CU:Jole 

El mo~ento flexionante en la sección critica vale (fig 5.8) 
M= a 1

2 1 2 = 8.65 (0.55)
2 1 2 = 1.31 t.n .., 

dist:ancia 

kg 

y el ~o~ento últiOo M = F M= (1.4) (1.31) = 1.83 t.~ 
u e 

El acero mini~o por flexión está dado por 

p • 0.7 .¡-;;/ f 
•ln e y 

(5.8) 

mientras que el máxi~o es 0.75pb, donde pb es el porcentaje 

'anceado q'.le vale 
p e (f"/f} (4800/(f + 6000}) 

b e y Y 

c:!o:~de 
9 
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-:::_, 
··.· 

f" - 0.85 f* 
e e 

a 
(1.05 - f* 1 1250) f* 

a a f" - si 2 f* > 250 kgjcc 
a 

El porcentaje de acero necesario para resistir un 

está dado por las siguientes expresiones 

mocento últica M 

q-l-/l-2 

p - q f" 1 f 
o )' 

M / F b d
2 

f" 
u R e 

(5.13) 

(5.12) 

(5.14) 

Sustituye~do valo~es 
p ~ 0.00236 
al~ 

p = 0.00186 

se obtienen los siguientes resultados 
D • 0.0114 -__,. 

rige n 
... •In 

2 
A = p b d = 3 . 6 7 e:; 
• 

se deter.:lin<:~ con l.:>. expresión ~ scpa=ació~ de lw~ va~illas 
::; = u d./. A 

• • • 
( 5. 15) 

donde a = área de la varilla que se e~plea 
• 

-d - distancia para la que se requiere el áre~ A 

A ~ área de acero requerida 
• 

Sustituyendo valores (a = 1.27 
• 

2 
e¡¡¡ ' varilla No .: ) , 

lo tanto, se necesitan varillas del No 4 @ J2 e~. 

S = J2 

solo.por temperatura, 

• 

C:!. 

para "El acero longitudinal se proporciona 
c;:ue se enplea la siguiente expresión 

A =rc.65000(h/")/ f (hf~+ lOO)J(1.5) 
• y -

(5.16) 

e:¡ que A = área de . . acero requerida por tenjpe:.-atu:.-al 
-se-· . . . -

h ~ esoe~or del elemento (d~=ens~ón min~~a del 
~ medida perpendicula~ente al refuer~o), en 

2 Sustituyer¡C.o valo:.-es A - .2.ro.+- cm 1 o 
• 

Aplicando la ec 5.16, con varillas del No J 

u 

l?or 

lo 

e:;¡. Por lo 
longitudinal 

tanto, se recr.Jieren par te:J?eratura, en 
de la zapata, varillas del No 3 @ 33 ce. 

la dirección 

En la fig 5.9 se nuestra un croqJis con las características 
estructu~ales de la zapata. 

La reacción del _suelo en una zapata corrida sometida a fuerza 
ver~ical y conento puede ser de tipo trapecial o de tipo triangular, 
tal co¡:¡o se indica en la fig 5.10 (en el inciso 3. 5 se indica la 
forma de hallar estar reacciones) . El cálculo del cortan';_e y del 
nocento en las secciones criticas se realiza con alguno de estos 
diagranas de reacción. sin ehlbargo, este procediciento resulta .. ___ ;_/ 
laborioso, po:- lo c;:ue en ocasiones se sustituyen, para fines de· -

10 
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cálculo, 
uniforme 
el ancho 

los diagramas trapecial o triangular por 
equivalente, la cual se obtiene dividiendo la 
reducido B' (Meli 1985): 

B'= B - 2 e 

q' • Q / B' 
• 

(5.l.7) e= M 1 Q 

(5.19) 

En la fig 5.11 se muestra la reacción q' 
• 1 la cual·, 

una reacción 
carga Q entre 

(5.18) 

repeticos, no 

corresponde a la reacc~on real del terreno, sino que únicamente se 
emplea para fines de cálculo. Con esta reacción a' se determinan el -. 
cortante y el momento en las secciones criticas correspondientes. 

Ejecplo 5.4 Zapata corrida socetida a carga vertical y mo¡¡¡ento 

Hacer el diseño por mecánica de suelos y el diseño estructural de la 
zapata cor=ida de conc=e~o re~arzado de la fig 5.12. La longitud de 
la zapata L = 8 m. 

Consi¿era= en el·co~c=eto =eforzado 
f' - 250 kg¡c::: ~ • 4200 kg¡cm

2 

• y 

Utilizar varillas del No 4. Considerar que se coló una plantilla 
de conc~eto pobre sobre el te=reno de ci~entación. 

To~a= u~ fac~or de carga F = 1.1. 
e 

En el te=re~o de ci=entación 

G · · · bl o' S? "' ~=o pe~~Sl ~e = . - ~ 

Asenta=iento pe~isi~le = 5 e~ 

Solución .-
a) Mecá~ica de suelos 

El anc~8 de la zapata se o~tiene e~pleando la ec 5.~ 
A " L: Q' / e: -... , 

:.: 

( 5. 4) 

Cuando existe momento se tiene ~~e trabajar con el ancho reducido B' 
( 2 ,- .. '2'l) ec . -=>, ~ncl.so . _ 

B' = B - 2e 
donde B = ancho del cioiento 

e=M/:L:Q 
Consideremos inicialmente aue no existe 
- B ; trabajando por unidad de longitud 
de la ec 5.4 

momento, entonces el ancho B' 
del cimiento A = B(1) - B; 

B' " ¿ Q' / a = 15 ¡ lJ = 1.·15 m -.,.. 

E = Si existe mo~ento 
e " M ¡ 1.1 ('l:Q') 

e g¡ 0.30 ~ 

B' + 2e 
(con~iderando un 15 % de incre~ento 
debido al peso del ciciento) 

.. 

11 
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b2 

b1 Planta de las zapatas corridas 

FIG 5. l DETER'!INACIÓ!l DE MICHOS DE ZAPATAS CORRIDAS. 
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bl 

3 l:l ~ 

b2 

FIG 5. 2 ZA?.;TAS DEL :O:JEM?LO 5. 1 

,, 

b 

b b 

b 
' 

FIG 5.J ZAPATAS CORP.IUi\5 CON i\NCIIO ÚNICO 
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5 m 

b 

J l:l 
b b 

b 

·::re 5. 4 ZAPATAS CORRIDAS DEL EJE~!?LO 5. 2 

Sección 
d--~--~~--~--

FIG 5.5 SECCIÓN CRITICA POR CORTANTE 

' -~· 
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MUC"O o column.:~ de concreto 

1 

~ 
'-.._ 

Sección c=itica por flexión 

a) Muro o columna de concreto reforzado 

b 

;nc:npos:.eria 

' ,, 

~ 
Sección critica por flexion 

b) Muro de rna~~osteria 

X 
' 1 
r----1 

H' 21--'V------rl 1 

' 1 

Hu:-o o columna 
Placa de acero -

Sección critica por flexión 

e) Muro o columna con pedestal de placa de acero 

FIG 5.6 S2CCIONES C~iTICAS POR FLEXIÓN 
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t 10.4 t/m 

¡1r-

0.4 ;:¡ 0.2 m 
l. S t/m., 7 -

' 

0.2 :r ....:L. 

l.Jm 

e '6 ~¡ 2 = .._ .¡;:¡ 7 = ~¡ J 1.6 .._ ::1 Toba parcialmenta ce"'antada 

... = 1'00 ~¡~2 - ep _o "'= !H V= 0.25 

?!G 5.7 ZA?ATA CO?~IDA SOM~TIDA A CARGA VERTICAL 

( E.J:SM?LO 5. 3) 

10. ~ tjí.i 

--
1 

o.~ 
0.2 m 

;:¡ 

;:¡T 1 1 

0.2 1 l. e ...... . ! Flexión or ... a:-1 ~e--., r-
_....:L.__ ' i 

'¡ '1 1 1 '1 '1 1 '1 

J· 
0.55 m ?¡ 8.66 tjm 2 

qn = 

1 • 0.386 ' . 16 41 
1 1 1 

FIG 5.6 REACCIÓN DEL TERRENO Y SECCIONES CRÍTICAS POR CORTANTE 

Y POR fi-:;:XIÓN (E.JEH?LO 5.3) .:' 
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0.4 ¡¡¡ 
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--;..--

o.z l:l 

--..:¿_ 

/_;-
0.2 m Concreto reforzado 

f' 200 kg¡c:n = -, e 

jil ÍL \ f ~ 
• • • 

• • ' ' '' '. "" T" " Ve. r-s No 4 Q 32 Citl 

Vc.rs No 3 g 33 cm 
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FIG 5.9 C.:\RACTE!ÜSTICAS ESTRUCTUr-ALES 

DEL~ ZAPATA (EJEMPLO 5.3) 
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EJEMPLO DE DISE:VO ESTRUCTúR~L DE UNA 
Z-IP.·IT.~ RECT..J!YGI..IUR 

Hacer el diseño estructural de la zapata rectangular 
de concreto reforzado de la fig l. '-
Columna de 25 por 30 cm. Zapata de l. 7 por 2 m; 
espesor losa zapata = 30 cm. Profundidad de 
desplante = 60 cm. Considerar en el concreto 
reforzado f,' = 200 kg/cm'. f, = .:200 kgicm'. 
!:Q' = 26 t. M,= 4.2 t·m. M.,= 6.8 t·m 

Suluczon 

L~ sumatoria de c:1rg:Js al niYcl de desplante v=:ilc 
!:Q= 26 ~ l. 7(2)(0 3)24 +0.25(0 3)(0.3)(2.1) 
+((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1 6) = 30.093 t 
e,= M,J!:Q = 4.2/30.098 = 0.1395 m 
e, = MJ!:Q = 6.S/30.09S = 0.2259 m 
8' = 8 - 2e., = 1 421 m. L' = L -2c1 = 1.5-!82 m 
La prcs¡Ün de conlacto mcd1:1 CJI!rc CillliCIItO y 
terreno vah; 

q = 30.098/1.7(2) = S.S52 tlm' 
__ .:.~- _incremento neto de. presión en el contacto 

cunicnto-tcrreno es 
q., = 8.852 - l.6(0.6) = i.S92 tlm' 

a) Penetración 

De acuerdo con las Normas de Concreto. la sección 
critica forma una figura scmepnte a b definida por 
iJ penfena del ar~J. cargada. a unJ. distancia de ésta 
1gual a d/2. siendo del peralte efectivo de la losa (fig 
2). ,-

Revisaremos la pcnctrJción de iJ colunma en la 
dtrCCCIÓn del CJC y. 

Cuando haya transferencia de momento se 
suponc:!r:i que una fracción de momento dada por 

1 

a. = 1 - ----:---;:::.====­
¡ +0.67 >/(c1 ~d)/(c:+d) 

(1) 

a.=!------,============== 
1 + 0.67 ,¡ (0.3 + 0.264)/(0.25 + 0.26.)) 

a.=0.)12 

se transmite por excentricidad de la fuerza conante 
total, con respecto al ceO'roide de la sección critica 
definida antes. El esfuer.:o conante máximo de 
diseño "• se obtendr.i tomando en cuenta el efecto de 
la carga a.'l:ial y del momento, suponiendo que los 
esfuerzos conances varian linealmente (fig 2). es 
c!ecir 

"""=VI."' +aMc...,JJ, (2) 

~ = 2d(c, +e,~ 2d) (3) 
A,= 0.5692 m' 
J, = d(c,+d)"/6 + (c,+d)d3/6 + d(c,+d)(c1+d)'l2 

(4) 
J, = 0.031206 m' 
En columnas rectangulares c 1 0.3 m es la 
dimensión paralela al momento tradmnido y e: = 

0.25 m es IJ dimensión perpendicu!J.r a c1 

En IJs e'\prcsiones anteriores. V es la fuerza 
cortante que ~Ktua en toda el jrc:J de IJ sección 
critica. la cual la obtenemos a parur d.: IJ reac::ión 
neta q, . rcst:wdo a la reacción d::! terr;:no las 
prcs1ont:s dcbid;-ts a peso propio de zapatJ.: rell::no 
q, = 8.852- 0.312.4)- 0.3(1 6) = 7.652 tlm' 
V= 7.652 [l. 7(2)- (0.25+0.26.))(0.3~0.26-1)] 

=23.799t 
C·.:; = (0 3-0.26.))/2 = 0.282 lli 

Sustiruyendo ~n la ce 2 
v.l.B = 23. 799/0.5ó92 
+ 0.412(6.S)(!1.2S~)I0 03 1206 = fii 1:1 U m: 
\ w., = F~ \.\!! = 1.-l(l)i'. tJ) = 9~.'JX l.' ni-

El esfucr¿o coruntc d:.: d!sclio v~u (esfucr¿o conam.: 
llittmo) obtemdo con los critenos amenor~:::s no d~be 
exceder mnguno de Jos dos SigUientes Y:.llores 
\.cRl = F;;:. (O 5-!) ..) f.:* (5j 
,.,R: = O.S (0.5- 1 7i2) .,¡ lóO = 13.66 k:;'c;n' 
v,.: = F, 'i f, • (6) 
,,,,: = O.S ·i lói) = 10.12 kg/cm' 
fe"'= O S f:' (i) 
a menos que se suministre refuerzo ·r = 1 7/2 = O.S5 
es la relac1ón del lacto cono al lado largo c!e! área 
donde actUJ la carga o reacc1ón 

Se obserca que 
\· . .l,E!u =Y ~O kg/cm: <Ve::.:= JO.l2 kg..'~m: :. Cumole 

b) Tensión dia~onal 
La secc1ón criuca por tensión diagonal se presenta a 
una d1stanc1a d del paño de la columna. Haremos la 
revisión en la dtrec::ión del eje}'' PJ.rJ. esto se cJ.Icula 
el coname úh1mo en esta secc1ón y se compara con el 
cortante res1sreme del concreto (ftg 3 ). 
Calculo del conante último 
Las fuerzas se calculan con la reacc1ón neta del 
terreno (tomando en cuenta d efecto de los dos 
momentos (v{, v ¡....[v). La reacción vale 
q' = !:Q/B'L' ~ 30.098/U2l(U~82) = 13.681 tlm' 

La reacción neta q; = 13.681-0.3(2.4)-0.3(1.6) 
= 12.481 tlm' 
Hallemos el conante y el momento en la sección 
critica por tensión diagonal (en un anch() unitario de 
zapata. b = 1 mi 
V= IZAS 1(0.536) = 7.314 t 
M= 12.481(0.586)'12 = 2.1·B t·m 
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V,= 1.4(7.314) = 10.24 t 
La fuerza cortante que toma el concreto esta dada por 
(Normas de Concreto) 
Si p < 0.01 v,, = FRbd(0.2+30p)«- (3) 
Si p;:: 0.01 v,R = 0.5 FRbd,rr> (9) 
donde r,• = o.sr; 
En elementos anchos, como son las zapatas. en lo; 
que el ancho B no sea menor que cu .. Hro veces el 
peralte efectivo d (B ~ 4d), con espesor hasta de 60 
cm y donde la rcl~ción t.VVd no exceda de 2.0. !J 
fuerz:t resistente Y.:R puede tomarse igual a 
0.5f,Pdvf, •. independientemente de la· cu:mtia de 
.refuerzo (Normas de Concreto). 

Como trabajamos por metro de ancho de zapa!~ 

b = 1 m= 100 cm. Dado que se cuela una planulla de 
·concreto pobre sobre el terreno. el recubrire,~nto del 
acero puede ser de J cm. y puesto que e~ di~m'!tro de 
la varilla del N" 4 es de 1.27 cm. el peralte efecti,·o 
dd acero de la zapata es d = 30- 3.6 cm= 26.4 cm. 

En este casos.;: cumple que el ancho ~s mayor que= 
cuatro veces el peralte efectivo 
B > 4d. B = 170 cm> 4d = 105.6 cm 
IVVVd = 1.11 < 2 :.cumple como elemento ancho 
v,P. =0.5f,Pd~ = o.5(0.SJ(I00)(2ó.4J,¡IóO 
v~R = 13357 kg >V u;: 10240 kg :.~ Cum!)it: 

e) flexion 
Haremos el diseño por flexión en la dirección del eje 
y El momento fll!xtonant::: en la sección ,:riuca \'J.le 
M= 12.481(0 85)'12 = 4.509 t·m· 
M,= 1.4(4 509) = 6.312 t·m 
El acero mimmo por flexión es 
Prrun = Ü. 7-..¡fc '/fy 
P..un = 0.7>1200/4200 = 0.00236 

, .• 
( 10) 

mientras que la cuantía máxima es O. 75 P'.!· donde Pb 
es el porcentaje bal<..<ceado 

f," 4800 

f, 
donde 

f, + 6000 

f," = 0.85 f, • si f, •,; 250 kg/cm' 

( 11) 

f," = ( 1.05 - f, "/1250) f,,* si f.' > 250 kg/cm' 
P~· =O 011-13 
Lo fracción de acero necesario' para soportar un 
momentO resistent~ r-..fR esta dada por IJ siguiente 
expresión 

q = 1 -

F•bd f, 
donde 
p = q f;'lf, 
p = 0.002492 

(12) 

A,= pbd 
A,= 6.578 cm= 
Si hacemos ;--.,1., = M• 

j 2 Wfu 
q=l- 1----

F,bd't;" 

c(6.312 x 105
) 

q= 1- 1-------
o 9(100)(26.4)(136) 

La separación de varillas es 
s = a,d/A, 
donde 

( 13) 

( 14) 

= O.Oió95 

( 1 5) 

a,:;:; jrea de la \arilla que se emple:t = 1 2i cm= (N° 
4) 
d = distancia para la que se· r:quierc el área de acero 
A,. d = 100 cm 
A,= área de aci!:-o requ!!rida = 6.j78 cm.: 
Susutuyendo YJ!ores s = 19 cm. En consecuencia. se 
necesitan vanll.:J.s ~.¡o .J. a cada 19 cm en el lecho 
infenor Procediendo ·en· forma simi!Jr. se obtiene 
que se requieren varillas del ~~ 4 a cada 20. en la 
direcciÓn del eje ·x (ngc e! porccntJJI;! de acero 
mimmo por flexwn). 

d) Temperatura 
El acero del h:::::ho supcnor se proporciona por 
ti!mperaturJ. p.Jra lo que se cmpka la Slguit:nt~ 

espresion (Normas de Concreto) 

66000( U)(h/cJ 
A,=------- (16) 

f, (h/2- !00) 
en que 

· A, = área. de acero necesaria por temperatura. en 
cm=IIn. para el semiespesor de losa h/2 
h/2 = semiespesor de la losa de la zapata= 30/2 = !5 
cm 
Sustituyendo valores A,= 3.075 cm' 
Aplicando la ec !5, con varillas del N" 3 (a, = O. 71 
cm'). s = 23 cm. Por lo tanto. se necesitan por 
temperatura varil!as del N" 3 a cada 23 cm en el 
lecho superior. 

En la fig -+ se muesua un croquis con las 
caractcrisucas estructurales de la zapata. 

(ACDEZAP) 

20 



z.o"" 

-

t} 
1.7 ...-¡ 

-!-

D.3"" ,_ 
o. 3 ""' 

'26 -t 

.... ,, 

"" 11- 7 o J..¡, .. 3 ) 'r ::;; 3 '{).:::l., 1,. ~ 
) 

:5UE.Lo f!<lC<:lOt"ANíE' 

FláURA 

X 

. . ~ 

, .. 
•M 

21 



., d/2 

SECCIOH CR!TICA POR PENETRACióN 

(sluettol corlantn vcrticahs 

v a· M e •• "J.··-+---
Ac. • Jc 

~,· 2c:fc 1+cz_.Zd) 

dfc,~dll (c 1 ~d)d 1 C:lczldllc 14dll 
J, • --6-- + --.-- + - z 

,..;.J. ... I.o"""-'-----· ............. _ ..... _~_ 

TAA"SMtSlOM DI N0"lNTO lftTAE COLUMNA Y ZAPATA 

(NCftMAS Dl CO"CRCTO 1987) 

(b) 

Fl6:UK.A 

22 



A 
V 

Te ·' 
1 1 lo'\.'"),."' --.1 ~ Fle:xlo< .. , 

,(.: -"1 o~,_¡ 1 
1 

~I 
~ l. S" l.j.l? "' ~-

¡ .. l. o '"'"' ~ 
1< o. '05" "' -~ 

1 ( 
d.'i"f6 ....., 1 

( / 

"'50:CC.lON<=""> CRITICA.> PORíé!-<-S"WN JJ_!Aó.o!--IAL 
( 

Y f'OR. FL<=X lo N 

, .• Fféi-URAr 3 

~ 
V 

~!~~re~: 

1- , r· -. .. • • . • 

~J ,l. • • 1 • • • l<ec.,..¡, r\ 

!! 1 1'1-, ... ! ., l Pla. 4.: " . l \"" Je 

.1" 

CARAL.TcR\>TI C.A5 l:~í'ii!UcTu~AL¡;;:5 

.:YE"" LA.ZAPA"\A 

F l crUR A L.\-
23 



APUNTES DE CI;-..!ENTACIONES 
ZAPATAS DE COLINDANCIA 

Agustin DcmCneghi Colina 11 

La zapata de colindancia que recibe un muro de C:Jrga c~hibc un momento de desequilibrio debido a la· falta de 
coincidencia entre la linea de acción de la carga del muro y del diagrama de reacción del terreno de cimentación. 

Este momento de desequilibrio lo toma la estructura de la zapata mediante torsión a lo largo de la longitud de la 
zapata. Esta torsión ocurre en la zapata y en la trabo: de enrase de la zapata. 

Supongamos que los C.\.trcmos de la zap.:Ha permanecen lijas. En el centro del claro el momento de tors1ón Y:lic 
cero. p:>r lo que la mitad de Ja zap;.~ta se puede considerar como cmpJtraJ.J en un C.\.trcmo y libre en el otro. Una 
viga de iong.¡tud .r, Cmp:)tral.b en un C.\ tremo y libre en el otro. somclida a un momento de tors1ón i\1, en su c.,trcmo 
libre. sufre u11 giro que \a k 

8, = (.,/G 1,) M, 

Llamando r.r al momento de desequilibrio por uJJ.id:Jd de longitud de IJ zJp;.Ha (fig 1): el moulcnto en unJ. dJstancia 

eL" vwe 1\l"d'. "el giro dcb1do a <1\1 estj dado por 

cto = (x 1 G I,> rvr d' 

El giro en el centro dd claro \':Jie 

U2 
G, = f (;-..rx 1 G 1,) d' = ¡.;¡· L' 1 ~ G 1, 

o 
( 1 ) 

Sw embargo. debido al giro A~ el suelo reacciona con un momento que se puede \aJuar en rorma.nproximada 
haciendo la hip;)tcs1s que es ¡gu:..~l a la mitad del d.Jdo por IJ formul:l de Frohlich. es decir 

,\1,'.=-----

Sea 
(2) 

es decir 

Elnuc,·a momento r-..r es igual alulotncnto inH.:i:..~l.\1..,' IIICIIOS r..t.·. Con c~tc IIUC\O \;llor se aplican rcp;tid.lmcntc 

las ecs l. 2 y J. hasta que la \anación c!c 1\-r sea dcsprccJJblc. 

En una úga de sección rcct:mgui:lr de c.!imCilSIOIICS h p:>r h. el momento pJiar Jc inercia c..kbido a torsióu se puede 
valuJr Cll rorm:.J :.~pro.,illi:JUa (Ocauf:llt el al J•J70) 

!. "(h b' 1 3) [ 1 -0.63 blh +tUl 52 (b/11)' 1 

•Profesor dd O.:partamcnto Jc G~o.'Otccnl~l. Di,·isión de lngcnicrí:: (1\ il. Topog.r:ilica ,. Gcodó.ica Facull;¡d d~ 
lngcnicri:..~. U:--.:A(\1 
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SoluciJn 

Acero f, = 4 200 kg/e~u' 
Longitud de la zapat.l ú 111 

f, = 1.4 
Terreno de cimcntJción 

Arena mcd.JJnamcntc co¡npactJ 

Cálculo del momento ~ 1; y de ~Q 
Mo' = U.YlJ t·m/rn ~Q = 5 IH 11m 

1 = 1.6 lfm 1 

Consideremos únicamente el momento d\:: 1ncrcia de !::1 trabe. Emplc~mdo 1:1 ce 4: 
1, = U.OUI02m' 

El módulo de rigidez del concreto est;i dado por 
G = E/2( 1 +v) = 565 GSj kg./cm: 

El procedimiento itcrall\ o p;..~ra conocer d momento de torsión consiste en. 
al Aplicando la ce l. con i\1' =M;= U.Y1J t·m/m 

u,= 0.007208 
b) De b co 2 

~!"'=~¡,·¡~J.::= :<El D: / 32{1- v:) 

e) Sustituyendo \·a lores K~""= JO. I.:WJ t·¡¡tflll. D-..: !J ce J 
¡\l.' = K!"' Üe = O. 2 ! 7 4 t·m/m 

Elnut.::\'0 \alar de r-.1' \ale· O IJ1J- U 2174-= O.úS26 t·nJ/m 

Se rcp1tcn los ~sos (J) J (e). hasta qw.: b \Jn;J<:ión d~ r..r sea dcspr..::Jablc. En cJda ucr:JCJÓil ~r .. sc obtiene 
restando a ~le:= 0.~2J t·m/m el \:tlor .:alcu!Jdo d.:~-~~· 

A conunuJCIÓn presentamos los \·alor .:s obtc111dos en 1:1 últtm::I itcr::Ición: 
l\1' =U. 7471 t·mim. U,= ll üll.iSJ-1. i\1.' = 0.175~ t·m/m 

Cálculo del rcfucr?..o por torstón 
El momento de torsión;.¡ una distJnci;¡ d del pJÜO ck\ CJC donde tcrminJ IJ trabe vale 

T= U 7471(5.772)/1= 2.150 t111 (d= 11.4cm) 
T,J =Fe T = 3.01 :\-+ t·nt 

-~ Como se trat~ d~ UIIJ trJtx: con muro de c:.Hga. V= O 

Aplicando lil ce 5 TL'R = !Jó ú!O ~g·cm 
Apltc.l ndo la ce (i 

YcrifJc3mos c¡uc se cumpla u las conwoiones d:1d:1s por las e' presiones 7 y 8: 
a) T..,= 301 840 t·uv'rn > T.:P. = 3-+ !53 t·m/m 

b) (T,. ffoR )0 + (\',. tv,.l' = 4 RS ~ 1 
Se CUI\Iplcn I:Js cotH..iiCioncs (a) y th). pJr lu que si se: requiere: rducrlo p:¡r torsion 

C;J\culu Jd ::1c::ro d~ rcfucr,:o ¡:or tNSJÓn 

Acere :rJilS\ crs:.~l 
Aplicando !asees 11 y 1ll 

0 = 1 5 ,\,..'s = fl.flú27S cm'Jcm 
~mpk:lllJo un;.¡ scraritcaill s :-: 7.j cm. A, :: u .. : 7 J cm= . Por lo tanto. se requieren eslriOOs dd r-.;o 2.5 J. catb 7.5 
cm (:11 =O 41>.5 cm=) 

Acero lon~iltHJIIl;ll 
Emplc:11:úo la ce 12. A,:"" IJ (, cnt- Por lo t.ulto. se rcquil'rcn 4 vanllas úcl No 5 m;'ts 2 \:tril!.tS úcl No(, COIIIO 

acao lvngnuJ¡¡¡;¡J ~'\1r·torsion 

., 
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El momento dc.lorsión.sc toma.con rcsp:cto.al ccntroidc de la trabe. La sección critica es a una d.istz.~ncia el tld p:11io 
de la trJI:x: de liga. Se emplean las sigUientes e'prcstoncs (NomJas de Concreto 19%): 

(5) 

(Ú) 

x ~ Jncho de la tral:x:. y~ peralte de la tral:x: 

ToR = momento torsionJnte resistente de dis.clio de un miembro sin refuerzo parJ torsión, kg. cm 

TeR = momento con que contribuye el concreto en un uucmbro reforzado p:Jr torsión. kg cm 

Para proporcionar rcfucrt.o por torsión s:: tldxn cumplir simult;íncamcntc las Jos sigt~i('ntcs coJu.lKmncs· 

(7) 

(~) 

Si no se cumple nlguu:J de l~1s dos cond.icion(:S Jntcnor:::s los efectos de l:J torSIÓn put::lkll dcsprccl~lrsc. 

RcCucr;_o por conantc 
F, A., C d 

s~----

es dcc1r 

A~ \'u- Yc:t 
~---

s Fe f. d 

Rcfucr¿o PJi torsión 
S (T., - T<,) 

,;,~----

es dcc1r 

-------

(cm: /ci11. dos ramas) 

--
(cm:: 1 cm. unJ rama) 

O~ O.ú7 + 0.33 1' 11x 1),; 1.5 

El rcfucr¿o totJI es la su111a del requerido PJf cort:111tc y· PJr torsi0u 

(Yl 

( 1 Oj 

(11) 

La SCtAJr:tción no dcOC ser 111a~or que el ancho de los cstnbos m de la Jllur:1 d~ los mismos. 111 111a:.or que JO cn1 

Acero loJJg,Jtud..in:.!l po: torsión 

A .. ~ 1 ~ A,. 1 ~ <, 1 + , 1 J 1 r, .. 1 u ( 12) 

l:.jcmpltJ 
Rc\"iS;Jr la scguridJJ dcllcrrcuo tk cimcutaCJÓII )" lt:~ccr el disc1io estructural tk la zapata de la fig 2 · 

Coucrcto re =:!!lO hg/Cill: Ec = p 1 421 kg!cm= 
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Diseriu estructural de la_ lusa ele la :a¡'lllt1 

El momento de deseqUilibrio en la ZJfXI!J es de ~10 ' = 0.923 t·nv'm. La trJbc por Lors1ón tomJ r-..r = 0.7-i71 t·nv'm. 
m.icnLIJs que el suelo Lo m;_¡ f.. t.·= 0.1751J t·nv'm. Por lo IJnlo. el momento sobre el suelo es i\1,· = O.l75lJ t·n¡/m. 

e= M, '!IQ = U.I75Y/5.1 }4 = U.03426 111 

a·= B- 2c = U.5315 111 q· = L:Q/B' = 9.66 t!m' 

En (;¡ lig 3 se C.\IHOCn b gcomctrí:l y bs rucr/aS C]UC .1ClÚ,ll\ sobre la Z:l~ll:l. 

Diseño por nc.\JÓII 

1\1., =U 7403 t·nlfm 
d = 0.15 - O.U36 = u 114 111 

,\1 =U 5288 t·m/m 
p=U.UUI54 P~" = 0.00236 A,m~ = 2.6S7 cm'im 
-A.stc:np = 3.075 cm:/m: por lo tJnto, rige armJdo ¡x>r tcmp.:r:JturJ 
Se empleJr:in \'Jnllas del N.., 3 a cJda 23 cm. en el lc!eho mferior 

Re\ is1ón ¡:<Jr cortaJitc 
V= 2.006 tlm 
1\! = 0.2~85 t·nv·lll 

V,.= 2.SUY tlm 
l\1/Vd = 1.0~ < 2 Cumple como elemento ancho 

V:.?'.= 5768 kg >V u= 2~0\) kg: :. Cumpk 

En b fig4- se muestra el armaJv lh: !a ZJp.:H:L 

H.t?ji.:rcncias 

BcaufJ!L F \\". Ro\\Jn. \V H. Hoad!cy. P G y Hackctt, R (\1. Cumputcr ,\!t:thucls uf Structurul .-l11o(~·sls. Prcnu::c· 
Hall. 1970 

Norn1J.s TéCIIIC;JS Compkmcnt;1ri:Js p:1ra el Diselio: ConstrucciÓn de Estructuras d(; ConLíCta. Dcpart:Jmcnto del 
D1slnlo FcdcrJI. I'J'J6 

(ACZAPCOL.l 
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APUNTES DE CiMEl'ITACIONES 
CIMIENTOS DE MAMPOSTERlA 

El ancho de un cimiento de mamposteria se obtiene de manera análoga a Jo visto para cimientos de concreto 
n:forz:ldo. -En cimientos de pic:dr:l braza la pendiente de las caras inc!inac!J.s, medida desde la arista de la dala o 
muro, no scr:i menor que 1.5 (vertical); 1 (horizontal). 

-En cimie:Hos de mampostería de forma trapecial con un talud vertical y el otro inclinado. tales como cimientos de 
lindero, deber.i verificarse la estabilidad del cimiento a torsión. De no cfe::nwse esta verifi=ión. dcb::r.in existir 
cimientos perpendiculares a ellos a scparaciones no mayores de las que señala la siguiente tabla; 

Presión de contacto con el D>.so 1 
terreno. p. tlm' 

Claro m:iximo, en metros 
Caso 2 

p$2.0 5.0 
2.0 < p$ 2.5 4.5 
2.5 < p $ 3.0 4.0 
3.0 < p $ 4.0 3.0 
4.0 < p$ 5.0 2.5 

10.0 
9.0 
7.5 
6.0 
4.5 

-En todo cimiento deberán coloc:a= dalas de concretos reforzado, tanto sobre los cimientos sujetos a momento ·de 
volteo romo sobre los perpendiculares a ellos. Los castillos deben empotrars:: en los cimientos no menos de .40 cm 

-En la tabla anterior, el claro m.i:amo permisible se refiere a la dis:uncia entre los e;es de los cimientos 
perpendiculares, menos el promedio de los anchos medios de éstos. Los casos 1 y 2 corresponden respcctivarnent:! a 
mampostería ligada con mortero de cal y con mortero de cemento. No deber.in e.xisur planos definidos de falla 
tnmsve rsal es al cimiento" . 

-~...as piedras que se empleen en elementos estructur.lles deberán satisfacer los requisitos siguientes; 

Resistencia mínima a compresi'ó~ en duecclón norm:ll 
a los planos de formación 

Resistcn=ia rninim:J 3 compresión en dirección paralela 
a los planos de formación 

Absorción mi:cima 

RL-s1stenc:a al intemperismo; nuxinu ¡:ird!cla de peso 
dcspui:s de 5 c1clos en solución satur.ldJ de sulfato 
de sodlú 

150 kolcm' 
~ 

lOO kglcm' 

.. , 
~,. 

10% 

-Las piedras no deber.in ser labradas. p:ro se C\; t:lr:i en lo posible el empleo de piedras de f o= redondeadas y de 
cmos rodados. Por lo menos el 70% del volumen del elemento cst:lr:i ronsutuido por pic:dr:ls con WJ peso minimo 

de 30 lcg cada un:l. 

-u,s moneros que se empleen par:1 m:llll¡:osteria de piedras natur.lles deber.in cumplir con los requisitos siguienteS: 

a) La rel;¡.:ión volumctric entre la arena y la suma de cementa.ntes se encontnr:i entre 2.25 y 5.-

b) La r=stencia rninima en compresión s:r.i de 15 kg!cm'. 
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"La mampostaia se desplantará sobre una plantilb de mortero o concreto que p:rmita obtener un:1 

supc:rñcie plana. En Las primeras hiladas se colocar:in las piedras de mayores dimension<::s. Cu:lndo Las 
piedras = de origen sedimentario se coloc:u-:in de manera que los lechos de c:stratificacióoc queden 
normal<:< a la dir=ión <k las compn::sion<::s. L:ls piedras deberán bwnockx:ersc ant.es de coloc:ulas y se 
:Íalmodarán de manera ck llenar lo mejor posible el hueco formado por Las ouas piedras. Los vados se 
rellenarán completamente con piedra chica y manero". 

(Normas de Mamposteria, C!p 6). 
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TORSION 

7.1 INTRODUCCION 

En las construcciones monoliticas de concreto, la torsión ocurre 
principalmente cuando la carga actúa a cierta distancia del eje 
longitudinal del elemento estructural. Una viga-en el extremo de un 
tablero de piso, una viga de borde que recibe la carga de un solo 
lado, una marquesina, o una cubierta para parada de autobuses que 
se proyecta de una viga monolitica apoyada en columnas, vigas 
periféricas que circundan la abertura en un piso,. o una escalera 
helicoidal, son ejemplos de elementos estructurales sujetos a 
momentos de torsión. Ocasionalmente, estos momentos provocan 
esfuerzos cortantes excesivos. Como resultado, puede desarrollarse 
un severo agrietamiento superior a los limites de serviceabilidad 
admisibles, a menos que se dote .de un refuerzo especial para 
torsión. Las fotos 40 y 41 ilustran la cuantia del agrietamiento en 
la falla de una viga sujeta a torsión. Muestran el plano curvillneo 
de torsión provocado por los momentos torsionantes impuestos. En 
las vigas de borde de un sistema estructural, normalmente no es tan 
severa la magnitud del daño debida a la torsión como se aprecia en 
las fotos 42 y 43. Ello se debe a la redistribución de esfuerzos en 
la estructura. Sin embargo, deberá siempre evitarse la pérdida de 
integridad debida a los esfuerzos torsionantes, mediante un diseño 
apropiado del refuerzo necesario para torsión. 

La introducción al tema de la distribución de los esfuerzos de 
torsión debe iniciarse con el comportamiento elástico básico de las 
secciones sencillas, tales como las circulares y las rectangulares. 
La mayoria de las vigas de concreto sujetas a torsión son 
componentes de rectángulos. Estas son normalmente, secciones con 
patines, tales como las vigas en T o en L. Aun cuando las secciones 
circulares rara vez se consideran en la construcción noi11!al de 
concreto, un comentario breve respecto de estas secciones 
circulares constituye una buena introducción al comportamiento 
torsional de otros tipos de secciones. 

En las secciones circulares, al nivel elástico, el esfuerzo 
cortante es igual a la deformación unitaria de cortante 
multiplicada por el módulo de cortante. Igual .~ue en el caso de la 
flexión, el esfuerzo es proporcional a su dis;an~ia al eje neutro 
(esto es: el centro de la sección circular) y Ps máximo en las 
fibras extremas. Si r es el radio del element , , J = ..- r 4 ¡ 2, su 
momento polar de inercia, y ~~ el esfuerzo cor1;_ante elá_stico 
debido a un momento de torsión elastico Te, 

(a) 
J 

-· 
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cuando tiene lugar la deformación en la barra circular, se 
supone que el eje del cilindro circular permanece recto. 
Todos los radios de una sección transversal también permanecen 
rectos (esto es: sin alabearse) y giran el mismo ángulo respecto al 
eje. Cuando el elemento circular empieza a tener un comportamiento 
plástico, el es:'-lerzo en el anillo plástico exterior se conserva 
constante, en tant:o que el esfuerzo en .·,:;_ núcleo interior permanece 
elástico, como se muestra en la Fig. -:-. l. CUando toda la sección 
transversal se plastifica, b = o y el es:uerzo cortante 

(b) 

donde vtf es el esfuerzo cortante no lineal debido a un momento de 
torsión T , donde el índice f denota falla. 

En ll§.s secciones rectangulares, el problema de la torsión es 
considerablemente más complicado. Las secciones planas o::- .:ginales 
experimentan un alabee debido al momento torsionante aplic~~o. Este 
momento produce esfuerzos cortantes axiales as.:. 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 como las. 
ecuaciones (a) y (b) .para secciones circulares. 

Por más de 60 años, el análisis torsional de los ele~:~entos de 
concreto se ha basado , en ya sea, (1) la 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 (Nacai). Ambas teorías fueron 
esencialmente aplicadas al estado de torsión pura. Pero se 
descubrió experimentalmente que la teoría plástica no es 
enteramente s~~isfactoria para la predicción precisa del estado de 
esfuerzos del concreto en torsión pura. Se encontró que el 
comportamiento jel concreto se representa mejor mediante el enfoque 
plástico. Con.;ecuentemente, casi todos los desarrollos de la 
torsión aplicados al cor.::reto 'f .el concreto . reforzado han tenido 
lugar en esta última dirección. 

2 
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7.2 TORSION PURA EN LOS ELEMENTOS DE CONCRETO SIMPLE 

7.2.1 Torsión en los Materiales Elásticos 

En 1853 St. Venant presentó su solución al problema torsional 
elástico con alabeo debido a la torsión pura que se desarrolla en 
las secciones no circulares. En 1903, Prandtl demostró el 
significado fisico de las formulaciones matemáticas mediante su 
modelo de la analogia con la membrana. El modelo establece 
relaciones particulares entre la superficie deformada de la 
membrana cargada y la distribución de los esfuerzos torsionantes en 
una barra sujeta a momentos de torsión. La Fig. 7. 3 muestra el 
comportamiento de la analogia con la membrana para formas 
rectangulares y en L. 

Para pequeñas deformaciones, puede demostrarse que la ecuación 
.diferencial de la superficie de la membrana deformada tiene la 
misma forma que la 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 secc~on transversal de la membrana real 
sujeta a torsión; (2) la pendiente máxima de la membrana .en 
cualquier punto'es proporcional a la magnitud del esfuerzo cortante 
en.el punto correspondiente en el elemento real; (3} el momento de 
torsión al que está sujeto el miembro real es proporcional al doble 
del volumen bajo la membrana deformada. · 

Puede verse en las Figs. 7.2 y 7.3b que el esfuerzo cortante 
torsional es inversamente proporcional a la distancia entre las 
lineas. de contorno. Mientras más próximas entre si se encuentren 
las lineas, mayor es el esfuerzo, llevando a la conclusión antes 
expresada que el esfuerzo máximo de torsión ocurre al centro del 
lado mayor del rectángulo. De la analogia con la membrana, el 
esfuerzo máximo tiene que ser proporcional a la pendiente más 
pronunciada de las tangentes en los puntos A y B. 

Si ó = desplazamiento máximo de la membrana a partir de la 
tangente en el punto A, entonces de los principios básicos de la 
mr·::ánica de la teoria de St. Venant, 

( 7. la) 
1 • , ' 

.donde G es el modulo de cortante_y B es el ~ngulo de torsion. Pero 
vt(max) es proporcional a la pendiente de la tangente;por tanto: 

(7. lb) 

'" " 
<1 

iJ 
" rl! 

::: ~':J 
,• 

~ 

.~ 
é 

'" '' '? ,, 
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donde las k son constantes. El correspondiente momento torsionante 
Te es proporcional al doble del volumen bajo la membrana, o 

o 

(7. le) 

De las Ecs.· 7.lb y 7.lc, 

Teb 
-::::! ----- (7. ld) 

El denominador kb3 h en la Ec. 7.ld representa el momento polar de 
inercia J de la sección. La comparacion 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 ecuación 7.ld puede simplificarse m s aún para quedar: 

vt(max) = ( 7. 2) 

También puede establecerse para proporcionar. el esfuerzo en los 
planos dentro de la sección, tal como un rectángulo concéntrico de 
dimensiones x y y, donde x es el lado más corto, de tal manera que: 

Te 
vt(max) = 

kx2y 
( 7. 3) 

Al usar el en~oque de la analogia con· la membrana, es importante 
notar que el esfuerzo cortante torsionante cambia de un punto a 
otro a lo largo del mismo eje como ABen la Fig. 7.3, a causad~ la 
pendiente cambiante de la membrana análoga, tornando largos los 
cálc-..:los para el esfuerzo cortante torsional. 

7.2.2 Torsión en los Materiales Plásticos 

Como se ha indicado antes, la analogia plástica del montón de ~rena 
·proporciona una mejor representación del comportamiento de los 
elementos frágiles, tales las vigas de concreto sujetas a torsión 
pura. El momento torsional es también proporcional al doble del 
volumen bajo_el montón y el esfuerzo cortante torsional máximo es 
proporcional a la pendiente del montón de arena. La figura 7.4 es 
una ilustración bi y tridimensional del montón de arena. El momento 
torsionante TP en la Fig. 7.4d es proporcional ~1 doble del volumen 
del montón rectangular que se muestra en las partes (b1 y (e). -;> 
También puede reconocerse que la pendiente de los lados del montón 
de arena como una medida del esfuerzo cortante torsional es ·1 

4 



'. 

constante en el enfoque de la analogía con el mor.t5:1 de arenJ., ";·. 
tanto que es· continuamente variable en el de la analogía ·con la 
membrana. Esta característica del montón de arena simplifica las · 
soluciones considerablemente. 

7.2.3. La Analogía del Montón de Arena Aplicada a las Vigas 
en L 

La mayoría 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 F'ig. 7. S para aplicar el enfoque del montón de arena plástico 
para evaluar su capacidad al momento torsionante y los esfuerz"" 
cortantes a los que está sujeta. 

El montón de arena se reparte en tres volúmenes: 

V 
1~ 

= La· pirámide que represe~ta una forma cuadrada 
sección transversal = y 1b wfJ 

de 

= La ·porción en pabellón del alma que representa 
una forma rectangular de la sección transversal 
= y 1bw(h - bwl /2 

v 3 =El pabellón que representa el.patín de la viga, 
transfiriendo la parte POI a NQM = y 2hf(b-bwl/2 

El momento torsionante es proporcional al doble del volumen 
montones arena; por consiguiente: 

(-:' . 4) 

de los 

También, el esfuerzo cortante torsional es proporcional a la 
pendie:1te de los montones de arena; por lo tanto: 

Y¡ = 
vtbw 

(7.Sa) 
2 

vthf 
y2 = 

2 
(7. Sb) 

Substituyendo Y¡ y y2 de las 
obtiene: 

Ecs. 7 . S a y 7 . Sb, en la Ec. 7 • 4 , se 

vt(max) = ---------------=E----------------~ 

(b2w/6) (Jh - bwl +(h~f/2) (b - bwl 
(7. 6) 

' ... 
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Si tanto Íl numerador como el denominador de la Ec. 7.6 se dividen 
por (bwhl y se arreglan los términos, se obtiene: 

Tph(bwhl 2 

vt(max) = ------------------------------------- (7.7a) 
(1/6(3 -bw/h)) + \(hf/bwl2(b/h -bw/h) 

si se supone que Ct es el denominador en la Ec. 7.7a y 
JE = Ct(bwhl 2 , la Ec. 7.7a se convierte en 

= :E~-vt(max) ( 7. 7b) 
JE 

donde JE es el momento polar de inercia equ.ivalente 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 forme: 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 ~embrana y la del montón 
de arena. 

La ecuación 7.7b puede establecerse de nuevo designando TP = 
Te como la resistencia nominal a la torsión del concreto simple y 
vt(max) = vtc• empleando la terminologia del ACI, de tal manera que 

2 = k 2b hvtc 

= k2r'yvtc 

(7. Ba) 

(7.Bb) 

donde x es la menor dimensión de la sección rectangular. 
El extenso ~=abajo 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 
concre~o simple. También se estableció que 1. 59 .fT7 e se puede 
considerar como el valor limite de la resistencia a la torsión pura 
de un miembro sin refuerzo a la torsión. Utilizando un factor de 
reducción de 2.5 para la carga torsional en la primera grieta, vtc 
= 0.6~c• e introduciendo k2 ~ i/3 en la Ec. 7.8, Tesulta 

Te_= 0.21v~ x2y (7.9) 

donde x es el -lado más corto de la sección rectangular. El alto 
factor de reducción 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 s'ª" puede 
descomponer en rectángulos, como en le: Fig. 1:. 6, tal .que 

(7.9b) 

6 



-- . . -:: 

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::ribuci6r:. 
del· concreto · simple en la sección, en lo que concier::e a que 
resistan parte de los esfuerzos combinados que resul ta:1 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 sólo, los mismos momentos factorizados de torsiór:. 
externa. 

La 
resistir 
elemento 
sección. 

inclusión de refuerzo longitudinal y transversal para 
parte de los momentos torsionantes, introduce un nueve 
en el conjunto de fuerzas y momentos que actC:.an en la 
Si 

= la resistencia torsional nominal total requerida 
de la sección incluyendo el refuerzo 

= la resistencia torsional nominal del concreto 
simple 

T = la resistencia torsional del refuerzo 
S 

Entonces 

o 
Tn ·= Te + Ts 

Ts = Tn - Te 

(7 .lOa) 

(7 .lOb) 

Con objeto de estudiar la contribución de las varillas 
longitudinales de acero de tal manera que Ts pueda eval·_¡arse, se 
tiene que analizar el sistema de fuerzas que actúan en ·las 
secciones transversales, alabeadas del elemento estructural en e: 
estado limite de falla. Básicamente, en la actualidad hay dr. .. ; 
caminos aceptables: 

1. La teoria de la flexión oblicua, que se basa en el enfoque e'·! 
la deformación plana para las sacciones planas sujetp.s a flex_ión y 
torsión. 

2. La teoria de la analogia con la armadura y su extensión come 
teoria del camitO de la compresión. Se aplica a los estribos para 
torsión, una analogia con la armadura modificada comparable a la 
utilizada en el diseño de los estribos para cortante. 

·'· 



7.3.1 La Teoria de la Flexión Oblicua 

Esta teoría considera en detalle el desempeño de de!ormació~ 
interno de la serie de superficies transversalmente alabe~das a le 
largo de la viga. Inicialmente propuesta por Lessig, ia ten id e 
contribuciones subsecuentes de Collins, Hsu, Zia, Gesund, ~attock, 
y Elfgren, entre los diversos investigadores en este cam;o. T.T.c. 
Hsu hizo una contribución experimental importante para e: 
desarrollo de la teoría de la flexión oblicua tal como se encuentra 
en la actualidad. 
En su reciente libro (Ref. 7.12), Hsu detalla el desarrollo de la 
teoría de la torsión aplicada a las estructuras de conc::-eto y de 
cómo la teoría de la flexión oblicua formó las bases de las 
actuales disposiciones para la torsión del reglamente ACI. La 
complejidad del problema torsional puede permitir en este libro de 
texto, tan sólo el siguiente breve comentario. 

La superficie de falla de la sección transversal nor=al de una 
viga sujeta al momento flexionante M,,, permanece plana cespués de 
flexionarse, como se muestra en la Fig. 7.7a. Si el ::::~mento de 
torsión Tu se aplica también, excediendo .la capacid~d de la 
secc1on, se desarrollan grietas en los tres lados de :..;,. secci6:: 
transversal de la viga y esfuerzos de compresión en porciones de: 
cuarto lado a lo largo de la viga. Al continuar la carga torsiona: 
al estado limite en la falla, resulta una superficie c;:,licua de 
falla, debida a la combinación de los momentos; ·el torsio::ante Tu :· 
el flexionante ~- El eje neutro de la superficie.oblicua y el área 
sombreada en la Fig. 7. 7b que denota la zona de compres1on, nc 
continuarán rectos, sino que subtienden un.ángulo 8 varia=le con e: 
plano original de la sección transversal. 

~~tes del agrietamiento, ni las varillas longitudina:es ni los 
estribos cerrados dan una contribución apreciable a 13. 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 s~ resistencia a la torsión, 
dependiendo de la cantidad y la distribución, tanto de las vari~las 
longitudinales, como de los estribos cerrados. Debe subrayarse ~~e 
sólo puede lograrse una poca resistencia torsional adic~onal a la 
capacidad del concreto sim¡:,le en la viga, a menos que se emplee:-1 
tanto varillas longitudinales, como estribos transversales. 

La teoría de la flexión oblicua idealiza la zona de compresió:-1 
considerándola de un peral te <.tniforme. Supone que las grietas e::~ 
.las restantes tres caras. de la ~ección 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 ~ig. 7.8a muestras las fuerzas que actúan e~ el plano 
flexionado oblicuamente. El polígono de la Fig. 7.ab da la 
resistencia al cortante Fe del concreto, la fuerza ':'1 de las 
varillas de acero longitudinales activas en la zona de co~presión, 
y el bloque de la fuerza normal de compresión ce. 

El momento torsionante T0 de la fuerza cortante res~stente F_ 
generada por el área sombreada del bloque de compresión en la Fic;: :· .. :;:" 
7.8a, es por lo tanto: · 



Fe = ------ X su brazo respecto a las fuerzas Fv 
cos 45" Fig. 7.8a 

en la 

o 

(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 2 y, .llevaron a la expresión 

2.4 
~--- (7.llb) 

Las fuerzas de espiga Fx y F se suponen proporcionales a las 
áreas de la sección transversal dé estas varillas. Si se establece 
una relación entre la proporción de la resistencia dada por l:as 
fuerzas de espiga ~~ y FY y la resistencia torsional de las fuerzas 

'Fe de los anillos, los momentos torsionantes serán las sumas 

,, 
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 

T = á
1 
:!:!~:x 

S 
S 

donde ce: 1 = o. 6 6 + 
tors~onante nominal de 

0.33y 1 ¡~,- de tal 
reslstencla, es Tn = 

2.4 Y¡ x __ lY __ l~ __ f_Y __ 
~2y~ + (0.66 + 0.33--) 

X¡ S 

(7.12) 

el 

(7 .13) 

7.3.2 La Teoría de la Analogía con la Armadura en el· Espacio 

momento 

. Esta teoria originalmente fue desarrollada por Ramsch y más ~arde. 
expandida por Lampert y Collins, con trabajo adicional de Hsu, 

·~ 
,, ,. 
~l 

• ~ 

í':· 
,, ., 

·' 
\! 
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Thurliman, Elfgren, y otros. Un refinamiento posterior fue 
introducido por Collins y Mitchell (Ref. 7.11) como una teoria del 
campo de compresión. La analogia con la armadura en el espacio es 
una extensión del modelo usado en el diseño de los ·est:-ibos que 
resisten cortante, en la que las grietas de tensión diagonal, una 
vez que empiezan a desarrollarse, son resistidas"por los es~ribos. 
A causa de la forma no plana de las secciones transversales debida 
al momento dé torsión, se utiliza como miembros 2 tensión diagonal, 
una armadura en el espacio compuesta por los es~ribos, y las fajas 
idealizadas de concreto a 45° entre las grietas se utilizan come 
los miembros a compresión, como se muestra enm la Fig. 7.9. 

En esta teoria se supone que la viga de concreto se comporta 
en torsión en forma similar a un cajón de paredes delgadas con u~ 
flujo de cortante constante en ·la sección transversal de la pared, 
produciendo un momento torsionante constante. El uso de secciones 
huecas en las paredes en vez de sólidas, demostró que se obtiene 
esencialmente el mismo momento torsionante último, siempre que las 
paredes no sean demasiado delgadas. Tal conclusión sale a relucir a 
partir de 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 idealizad~s puntales a 
compresión inclinados de concreto en el plano de las paredes de la 
jaula. Los. puntales a compresión son las fajas inclinadas de 
concreto entre las grietas en la Fig. 7.9. 

El reglamento CEB-FIP se basa en el modelo de la a~adura en 
el espacio. En este código, el espesor efectivo de la viga hueca se 
toma como 1/6 0 0 , donde 00 es el diámetro del circulo inscrito en 
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 afecga la resistencia en torsión de tales miembros, 
de ahí la aceptación del enfoque de la analogia con la armadur~ 

espacial basada en secciones huecas. 
Si el flujo de cor~~~te. en las paredes de la secc1on en caJcr. 

es 7t, donde r es el esf:.:erzo cortante, y F es· la fuerza de tensiór: 
en cada varilla longitudinal en las esquinas, la ecuación de: 
equilibrio de fuerzas seria 

rtx0 - rty0 
4F = 2 ----- + 2 ----- (7. 14) 

tan 0 

y los momentos debidos a las fuerzas del flujo de cortante serian 

( 7. 15) 

Si At• es el área de la sección transversal del estribo, y fy es la 
resistencia de fluencia del estribo con separación a una distancia 
s, entonces 

Atfy = 7'ts tan 0 (7 .16a) 
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También, si A1 es el área total de 
longitudinales en las esquinas, 

las cuatro varillas 

(7 .16b) 

Resolviendo las Ecs. (7.14), (7.15), y (7.16a), se llega a 

(7 .17) 

Para el caso de volúmenes iguales de 
transversales (esto es: ~ = 45°) 
resistencia Tn en la falla, seria 

acero longitudinal y estribos 
el momento torsionante de 

T = n ( 7 • 18) 

Nótese la .similitud de la forma de la Ec. 7.12 desarrollaca para la 
teoría de la flexión oblicua, con la de Ec. 7.18, desarrollada;por 
la teoría de la analogía con la armadura espacial. 

7.4 DESEMPEÑO DEL CONCRETO BAJO LA ACCION COMBINADA DE 
TORSION, CORTANTE Y FLEXION 

7.4.1 Torsión y Cortante Combinados •,, 

Hasta ahora, esta discusión ha presentado el mecanismo resistente 
interno y las fuerzas acompañantes, momentos y esfuerzos en el 
concreto simple y en el refuerzo, cuando un elemento estructural 
unidimensional está sujeto a momentos torsionantes. Cuando la 
torsión externa está acompañada por cortante externo,. la m.i,sma 
sección está sujeta a mayores esfuerzos cortantes debido al efecto 
combinado de los dos tipos de cargas al interactuar una con otra. 
La resistencia de una viga a la torsión y co. t;o.r.te combinados es 
menor que su resistencia a alg~no de estos do~ parámetros actuando 
solos. Consecuentemente, se torna necesaria "na relación de 
interacción en una ~anera similar a la desa:rollada para la 
combinación de la flexión y ,la_ carga axial, · di§_cutida en el 
Ca pi tul o 9. La figura 7 .10 representa la siguiente expresión no 
dimensional de interacción que relaciona la torsión al cortante: 

l. Miembro siu acero en el alma: 

2 

+ 1.0 (7 .19ai 

12 

.... , . 

1 1 



Te y Ve son la torsión y el cortante nominal exterr.~s cuandc 
actúan simultáneamente. Tco y V co son los valores :'lominales 
para la torsión y el cortante cuando cada u:1o actúa 
separadamente. 

2. Miembros reforzados, para la combinación de torsión y cortante: 

(7.l9b) 

Tn y Vn representan las resistencias nominales de torsión y 
cortante para resistir Tu y Vu cuando actúan simultáneamente. 
T00 = Te + Ts representa la resistencia torsional nc~inal de: 
a!ma reforzada cuando la torsión pura actúa sola en la 
sección; Vno = V

0 
+ Vs representa la resistencia nomina!" a::. 

cortante de~ 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: 

(;:;;¡;~;-¡-~·~)' + (;:;~:-~:•)' ..&.. l. o (7.20) 

En el caso del alma reforzada sujeta a torsión y cortante 
combinados, tiene que establecerse un limite superio~ para Tnc 
y V 0 para asegurar que el refuerzo del alma fL:::a en e_ 
esta~o limite de falla. Con base en los resultados de ensayes, 

y 

Consecuentemente, la Ec. 7.19b se transforma en 

( #:=i-~·~-)' +h;~~-~:·-)' .¿ LO 
(7. 21) 

Al comparar las Ecs. 1.20 y 7.21 puede verse que Tn = STc. E: 
Reglamento ACI simplifica el procedimiento al requerir que 

Ts ~ 4T0 (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 Ru para los momentos de flexión y torsión 
combinados que provocan el alabeo de la sección, como se muestra en 
la Fig. 7.7b. 

De manera similar al caso de la 
combinados, se establece una relación de 
la torsión con la flexión . cuando ambas 
Tiene que suponerse que la sección está 
compresión y de tensión. 

torsión y el cortante 
interacción relacionando 
actúan simultáneamente. 
reforzada con acero de 

Se pueden desarrollar dos casos para los cuales son aplicables 
las siguientes expresiones de interacción: 

1. Cuando fluye el acero de tensión en la zona de tensión, 

(7.2Ja) 

2. Cuando ocurre la fluencia de tensión en la zona de flexión de 
compresión, 

donde Tn = 
Tno = 

Mn = 

Mno = 

r = 

= (7 .2Jb) 

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 

~=ó~-
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 expres1on aplicable 
resulta de la superposición del efecto de la torsión y el cortante 
combinados con el efecto de la flexión y la torsión combinadas a 
partir de los dos casos de inter?.cción de las Secciones 7. 4.1 y 
7. 4. 2. El ACI requiere (1) el cá.:.culo del ·acero transvers-al 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 

... 
.. 
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distribuyéndolo simétricamente en todos los costados de la secci6~ 
transversal. 

7.5 DISEÑO DE VIGAS DE CONCRETO REFORZADO SUJETAS A LA COMBI~CION 
DE TORSION, FLEXION Y CORTANTE 

7.5.1 Desempeño Torsional de las Estructuras 

El momento de torsión que actúa en un cierto componente es~ructura: 
tal como una viga de orilla se puede calcular utilizando los 
procedimientos normales del análisis estructural. El diseño de un 
componente en particular necesita basarse en el estado limite de 
falla. Por consiguiente, el comportamiento no lineal de un sistema 
estructural después del agrietamiento torsional se debe identificar 
en una de las dos siguientes condicicnes: (1) no hay re~istribucié~ 
de los esfuerzos de torsión a otros miembros después de: 
agrietamiento, y (2) la redistribución de los esfuerzos y momentcs 
torsionantes después del agrietamiento para que tenga efecto la 
compatibilidad de deformación entre los miembros que sa 
intersectan. 

·Las resultantes de esfuerzos debidas a la torsión en las vigas 
estáticamente determinadas se pueden evaluar de las solas 
condiciones de equilibrio. Tales condiciones requieren un diseñ= 
para el momento total factorizado exterior de torsión, ya que no es 
posible la redistribución de los esfuerzos torsionantes. ce~ 
frecuencia a este estado se le llama torsión de. equilibrio. Una 
viga de orilla que soporta una marquesina en voladizo, como en la 
Fig. 7.13, es un eJemplo de ello. 

La viga de orilla tiene que diseñarse para que resista la 
totalidad del momento externo factorizado de torsión de::,ido a la 
losa en voladizo; de otra forma, la estructura experi=entará u:: 
colapso. La falla seria ocasionada por la viga al no satisfacer las 
condiciones de equilibrio de las fuerzas y los momentos qua 
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 E.sf:¡erzos pueden afecta= 
los esfuerzos resultantes, llevando a una reducción de les 
esfuerzos resultantes de cortante torsiona~. Se permite una 
reducción en el valor del momento factorizado que se utiliza en e: 
diseño del miembro, si parte de~ste momento se puede redistr~bui= 
a los miembros que se intersectan. El Reglamento AC:I permite ·u..., 
momento torsional factorizado máximo en la sección critica d a 
partir del paño de los apoyos: 

(7 .24) 

-· 
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El hacer caso omiso del efecto total de la torsión ex-=erna 
total en este caso, no conduce de hecho, a · la falla de la 
estructura, pero puede tener por resultado un agrietamiento 
excesivo si 0(1f'c ~x1 y/3) es de un valor consiqerablemente 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 B2 dete~inan 
las magnitudes de la rotación en las juntas de intersección 1 y 2. 
A causa de la continuidad y la acción' en dos direcciones, los. 
momentos extremos de las vigas B2 en sus intersecciones .con la viga 
de orilla AB, no se trasmitirán ~otalmente como momentos de torsión 
a las columnas de apoyo A y B. Se reducirán en forma importante ya 
que las redistribuciones de momentos resultan en una transferencia 
de. la mayor parte de los momentos flexionantes de los extremos 1 y 
2 a 3 y 4, asi como al centro de los claros de las vigas B2 . Tu en 
cada uno de los apoyos A y B de las vigas de orilla y en la sec=ión 
critica a una distancia d de estos apoyos se determina a partir de 
la Ec. 7.24. 

Si el momento torsionante factorizado real debido a las vigas .:1: 
B2 es menor que . el dado por la Ec. 7. 24, la viga se tiene: .. que . ' 
d~señar para un valor torsional menor. Sin embargo, los momentos de .... 1 
.torsión .se .desprecian, .si . ::.· 

(7.25) 

cuando el momento torsionante 
~), el Reglamento ACI requiere que 
diseñe en secciones para 

factorizado Tu excede e(O.lJ 
el alma de concreto simple se 

o· :.fF7c bwd 
= -------------------J¡ + r.sCt(TufVuJ 2 

(7.26a) 

y • 
· o. 2 ~ ff' e Z x2y 

T = ------------- ----
e /1 + (0.4VufCtTul 2 

(7 .2Gb) 

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 . 
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7.5.2 Refuerzo en el Alma para Torsión 

Como se indica en la Sección 7. J. 1, sólo se puede legrar una 
importante resistencia adicional a la torsión debida al refuerzc 
para torsión, si se emplean tanto estribos como varillas 
longitudinales. En forma ideal, deberán colocarse vol~~enes iguales 
de acero tanto de estribos cerrados como de varillas 
longitudinales, de tal manera que ambos participen por igual para 
resistir los momentos de torsión. Este principio es la base de las 
expresiones de ACI para diseñar el acero torsional en el a~ma. Si s 
es la separación de los estribos, A1 es el área total del acero de 
las varillas longitudinales de la sección transversal, y At es la 
sección transversal de una rama del estribo, donde las di~ensiones 
del estribo son x 1 en la dirección corta y y 1 en la direcció:: 
larga, entonces: 

(7.27a) 

de tal manera que 

2At = (7.27b) 
X¡ + Y¡ 

Por tanto, el acero torsional total en el alma, . i:1cluyendc 
tanto los estribos cerrados como las varillas longitudinales de las 
Ecs. 7.27a y 7.27b, se convierte en 

Atotal = 

Pero, de la Ec. 7.12 

Tss 
At = --------

«lx1ylf1 

donde ~ 1 = 0.66 + o;JJy1¡x1 ~ 1.5 y Ts es el momento 
resistente del acero torsionante del alma. Si Te es la 
torsional nominal del concreto simple en el alma, 

= -

(7.28a) 

(7.28b) 

torsionante 
resistencia 

(7.29) 

De la Ec. 7.27b, y empleando la expresión de ACI para A- para la 
torsión y el -cortante combinados, donde • 

2At = 
fy Tu + VufJCt 

el refuerzo torsional longitudinal se puede expresar como 

. ·.· 
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(7.30) 

donde ct = b d/ L x 2y. El término 2~ en la Ec. 7 . 3 o no puede ser 
menor que 3 .~bwsffy, puesto que este valor es el minimo 2~ para 
que los estribos tarsionales sean efectivos. En la ref. 7.12 se 
pres~nta una discusión completa y una derivación'detallada de la 
E e. 7. 3 o. 

Puede compensarse una reducción en los estribos mediante un 
incremento en el acero longitudinal siempre que el volumen del 
acero torsional total se mantenga el mismo. Si la separación s de 
los estribos es pequeña, de tal manera que 2~ 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 cal manera que 
se invoque A1 minimo de la Ec. 7. 27a para volúmenes iguales de 
estribos y varillas longitudinales; esto es: 

xl + Y1 
Al = 2~ ------­

s 
(7. Jl) 

El área total Avt de los estribos cerrados para la torsión Y,c. 
cortante combinados se convierte en 

Ave= 
Ay> 3.5bws 

+ -- ------
S fy 

(7.32) 
S 

7.5.3 Procedimiento de diseño para la Torsión y Cortante Combinados 

Lo que sigue es un resumen de la secuencia recomendada de los pasos 
para el diseño. En la Fig. 7.15 se muestra un diagrama de flujo ·que 
describe la secuencia de las operaciones en forma gráfica. 

l. 

2. 

Clasifique si la torsión aplicada es torsión de 
equilibrio o de compatibilidad. Determine la sección 
critica y calcul'e el momento tcrsionante factor izado Tu. 
La sección critica se toma M ~n~ distancia d det_paño del 
apoyo. Si Tu es menor que 0 (O .lJ lf• e¡ x 2y) , se pueden 
despreciar los efec~os de la torsión. 
Calcule la resiste'-=ia nominal torsional Te del alma de 
concreto_simple: 

o. 21Wc l. x2y 
T = -

e ~-: (~~~;:¡c~~=)2 
donde ct = bwd/ .Lx2y. Los miembros sujetos a una tensión 
axial importante se pueden diseñar para un valor de Te 

17 
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que se multiplica por (1 + Nu/35 Agl, en que Nu es 
negativa para tensión. 

Verifique si Tu excede CZ!Tc. Si no es asi, desprecie el 
efecto torsionante. Si asi ocurre, calcule el valor T

5 
de 

esa porción del momento torsionante que será resistida 
por el refuerzo de acero. Para torsión de equ~librio 

Para torsión de compatibilidad 

..r-p e l: x2y 
= --------- - Te ó 

3 

la que sea menor. El valor de Tn tiene que ser al menos 
equivalente a Tu/0. Si Ts > 4Tc, incremente el tamaño de 
la sección. 
Seleccione los estribos cerrados que se emplearán como 
refuerzo transversal. Puede emplearse una varilla del No. 
J como minimo (9.5 mm. de diámetro). Si s es una 
separación =onstante de los estribos, calcule el área de 
una rama :iel estribo para torsión, para la separación 
unitaria: Ts 

At = --------
o(lxlylfy 

J. Calcule el refuerzo Ay requerido para cortante por unidad 
de espaciamiento en una sección transversal. Vu es la 
fuerza cortante exterior factorizada en la sección 
critica, V e es la resistencia nominal al cortante del 
concreto en el ama, y Vs es la fuerza cortante que 
resisten los estribos: 

4. 

Ve = 

= 
S ' d 

y 

)1 + [2.5Ct(TufVulJ 2 

El vale• de Vn tiene que ser cuando menos igual a Vu/0. 
Obtenga el área total Avt de los estribos cerrados· para 
torsión y cortante, y diseñe los estribos de tal manera 
que 

Avt = + 
S 

' . 

'--·· 
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5. Calcule el área A1 del refuerzo longitudinal reque::-ida 
para torsión, dohde 

6. 

Al = 

o 

X¡ + Y¡ 
2~ ------­

S 

X¡ + Y¡ 

S 

la que sea mayor. A1 calculada empleando la segunda 
expresión no necesita ser mayor a 

Arregle 
directrices: 

el refuerzo utilizando las siguientes 

(a) La separación s de 
. menor a (x1 .+ 

los estribos 
Y¡)/4 o 30 

cerrados deberá ser 
cm 

(b) 

(e) 

( d) 

(e) 

Las varillas longitudinales deberán quedar a 
separaciones iguales alrededor del perimetro de los 
estribos cerrados. La distancia entre las var~llas 
deberá ser menor a JO cm. y cuando menos una 
varilla longitudinal deberá colocárse en cada 
esquina. 
La resistencia a la fluencia del r~fuerzo para 
torsión no excederá de 4,200 kgjcm . 
Los estribos que se usen para refuerzo de torsión 
deberán anclarse a través de una distancia d desde 
las fibras extremas en compresión. Los anillos 
cerrados con ganchos en los estribos logran es~e 
efecto. 
E) <~fuerzo para torsión se suministrará al menos 
~na ~istancia (d + b) más allá del punto requerido 
teóricamente, con objeto de cubrir cualesquier 
esfv~rzos cortantes excesivos potenciales. 

= -

7.5.4 Ejemplo 7.1: Diseño del Refuerzo en el Alma para la 
Torsión y el Cortante Combinados en una sección en T 

Una viga de sección en T tiene las dimensiones geométricas que 
se muestran en la Fig. 7.16. En la sección critica actúa una 
fuerza cortante externa factorizada, que tiene un valor de Vu 
= 6,800 kg. Está sujeta a los siguientes momentos de torsión: 
(a) momento exterior torsionante factorizado de equilibrio 

Tu = 570,000 kg.cm; 
(b) de compatibilidad factorizado, Tu= 86,200 kg.cm; 
y (e) de compatibilidad factorizado,· Tu= 345,000 kg.cm. 

- .. ~· ~' .1 • ;;; 

.·, 
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Dados: 
Refuerzo para f~exión As = 23.4 cm2 

f'c = 280 kgjcm , concreto de peso normal 
fy = 4,200 kgjcm2 · 

Diseño del refuerzo en. el alma necesario para esta sección. 

Solución 

(a) Torsión de equilibrio: 

Momento torsional factorizado (Paso l) 

Dado el mornento.torsional de equilibrio= 570,000 kg-crn. 
La totalidad del momento de torsión debe tornarse en cuenta 
para el diseño. De la Fig. 7.16: 

!:x2y = 35 2 X 65 + 2(10 2 X 30) = 79,500 cm3 

0 (O. 13 !f7 Z. x2y) = 
= 0.85 X 8.13 X 280 X 79,500 = 146,997 kg-cm < TU 

Por consiguiente, se deben colocar estribos 

Diseño de estribos ce~rados_para torsión.(Paso 2) 

Tu 570,000 
Tn = - ------ = 670,588 kg-cm 

0 0.85 

0.2llf7"c Í x2y 
Te = ------------------

1 + (0.4VufCtTul 2 

Supóngase un recubrimiento efectivo de 5.0 cm, y d = 60 - 5 = 55 cm 

35 X 55 
= 0.024 

79,500 

0.21/280 (79,500) 
Te = r:-:.:-:.:-:.:-:..:-:..:-:..:-:..:-:..:-:..:-:o:-:..:-:..:-:..:-:..:-=.-=.-=--=---:;-=- 2 7 4 rO a 9 kg-cm 

1 + (--~:~~~:~~~:--)2 
0.024(570,000) 

Suponga tarnbiéñ que tanto Te como V son constantes para todos los 
propósitos prácticos al centro del c~aro dela viga. 

Ts = Tn- Te= 670,588 - 274,089 kg-cm 

Supóngase un recubrimiento iibre de 2.5 cm y estribos cerrados del 
#4. 

o 
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----.1 .:! . 

x1 = 35 - 2(2.5 + 0.64) = 28.73 cm 
y 1 = 60 - 2(2.5 + 0.64) = 53.72 cm 

«¡ = 0.66 + 0.33(53.72/28.73) = 1.28 < 1.5 

Emplée C( 1 = 1. 28 

= 396,499 
= 0.048 cm2;cm/l rama = -----------------------

S 4,200(1.28)28.73(53.72) 

Diseño de los estribos para cortante (paso 3) 

o.51f7cbwd 0.5,/280(35)55 

Ve= j~-:-¡;~~;~¡;:¡;:))2 = j~-:-¡;~~(~~~;~)~;~~~~~~~,800]2 
= 3,141 kg 

6,800 
3 ,-14'1 = .4' 859 kg 

0.85 

4,859 
= 0.021 cm2¡cmjdos ramas = = 

S S 4,200(55) 

Estribos cerrados para torsión y cortante combinados (Paso 4) 

= + -- = 2(0.048) + 0.021 = 0.117 cm2¡cm/ 2 ramas 
S S S 

Pruébese con estribos cerrados del No. 3 (9.5 mm de diámetro). El 
área para las dos ramas = 1.42 cm2 . 

área de la seción transversal del e st-.· iba l. 4 2 
s.= --------------------------------------·---- = ----- = 

A.vt_/s requerida o .117 

= 12.1 cm = -

separación máxima permisible, smax = 
X¡ + Y¡ 28.73 + 53.72 

= ------------- = 
4 4 

= 2 o. 6· cm > 12 . 1 cm 

Utilice estribos cerrados del # 3 @ 12 cm c. a c. 
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3.5b.,s 
Area mínima de estribos requerida= Av + 2~ = 

3.5(35)12 
= --------- = 

fy 

= 0.35 cm2 < 1.42 cm2 

Area proporcionada = 1.42 > 0.35 cm2 

Diseño del acero longitudinal para torsión (Paso 5) 

X¡ + Y¡ 
· A1 = 2~ ------- = 2(0.048) {28.73 + 53.720) = 7.92 cm2 

S 

También: 

Al = ( ~~=: ____ :~-----
fy Tu + Vuf3Ct 

{O substituyendo·J.5b.,sffy por 2At, aquella que controle): 

J.5b.,s 
= 0.35 cm2 < 2At = 2(0.048)12 = 1.15 cm2 

fy 

Use 2At = 1.15 cm2 . Por consiguiente: 

.570' 000 28.73 + 53.72 

.;,200 

1.15) ------------- = 
6,800 1~ 

570,000 ~ --------
J (0. 024) 

= 8.12 cm2 > 7.92 cm2 

Por lo tun•~. colóquese A1 ·= 8.12 cm2 

Distribució:. de las varil:las longitudinales de torsión 

El área del refuerzo longiotudinal a distribuir- es a. 12· cm2 • 
Supóngase que ~ A1 se coloca en las esquinas superiores. Otro tanto 
en las esquinas inferiores, adicional a las varillas par~ flexión. 
El área requerida en cada esquina es = 8.12/4 = 2.03 cm • El Jrea 
requerida en_cada costado vertical es también ~ A1 = 2.03 cm , a 
una separación no mayor de JO cm. e a c. Colóquense 2 varillas de~ 

·No. 4 en cada zona. 
Al 

Al ·centro del claro LA5 = -- + As = 2.03 + 23.4 = 2-s.43 cm1 -
4 

Colóquense 5 vars. del #8 en la zona de tensión; As = 25.35 cm2 
·La figura muestra la geometría de la sección transversal. 
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Solución 

(b) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional factorizado (Paso 1) 

Dado Tu = 86,200 kg-cm. Si se utilizan los resultados del caso 
(a), se tiene: 

0(0.13if7cix2y) = 0.85(0.13)l280(79,500) = 146,997 kg-cm 
> Tu = 86,200 kg-cm 

Por consiguiente, pueden despreciarse los efectos de torsión. 

Solución 
(e) Torsión de compatibilidad: 

Momento torsional tactorizado (Paso 1) 

Dado que Tu= 345,000 kg-cm es mayor que 0(0.13WcLx2y), .. se 
deben suministrar estribos. Puesto que esta es una torsión" de 
compatibilidad, la __ sección se puede diseñar para un momento 
torsionante de 0 ( ../f' e l.x2 y¡3) si la torsión exterior excede este 
valor. 

0(~c[x2y/3)= 0.85( 280)79,500/3 = 376,915 > 345,000 kg-cm .. 
Por consiguiente, la sección se diseñará para Tu= 345,000 kg-cm 

Diseño de los estribos cerrados para torsión (Paso 2) 

Utilizando la Ec. 7.26b, 

0.21(1280)79,500 
Te = ----------------------2 = 265,407 kg-cm 

~ 1 + [--~:~~~:~~~~-] 
0.024 (345,000) 

Ts = Tn -Te= 345,000/0.85 - 265,407 = 140,475 kg-cm 
= -

A-e T5 140,475 
= -------- = ----------------------- = 0.017 cm2¡cm/ 1 rama 

S 4,200(1.28)28.73(53.72) 

Diseño de los estribos para cortante (Paso 3) 

0.5)280 35(55) 

------------- ------------- = 
2.5(0.024) (345,000/6,800) ¡2 

= 5,026 kg 
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vs = vn - ve = 6,800/0.85 - 5,026 = 2,974 kg 

2,974 
= 0.013 cm2 ¡c~/2 ramas = = 

S 4,200(55) 

Estribos cerrrados combinados pata torsión y cortante (Pas~ 4) 

= --- + = 2(0.017) + 0.013 = 0.047 c:.··¡cm/2 ra::J.as 
S S S 

Coloque estribos del #3 con un área de 2 x 0.71 = 1.42 c=2 (9.5 mm. 
de diámetro), y se tiene: 

área del estribo As 
S = -------------------- = 1.42/ 0.047 = 

área requerida· Avt_/s 

separación máxima permisible smax = (x1 + y 1 )/4 = 20 cm< JO cm 

Por consiguiente, suministre estribos cerrados del #3 @ 2J cm c. a 
c. 

área mínima de estribos requerida= 3.5(35)20/4,200 = C.58·cm2 

área suministrada = 1.42 > 0.58 cm2 

Diseño del retuerzo longitudinal para torsión (Paso 5) 

x1 + Y1 
A, = 2~ ------- = 2(0.017) (28.73 + 53.72) = 2.80 c:n2 

S 

J.5bws 3.5(35)20 
= 0.583 < 2Ats = 2(0.017)20 = 0.63 cm2 ------ = ---------

fy 4,200 

Por consiguiente: 

28(35)20 345,-D(}1) 2 8. 7.3 + 53 . 7 2. 
Al = (-------- ----------------- - 0.68) 

4,200 6,800 
------------- = 

20 
345,000 + --------

cm2 cm2 
3 (0.024) 

= 7.10 > 2.8 

Por consiguiente A1 que se debe sumnistrar es igual a 7.19 cm2 

Distribución de las varillas longitudinales. Considérese el mism• 
criterio que se siguió en (a). -.~ 
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(a) .GRIETA DE CORTANTE EN EL ALXA 

GRIETA DE· ~ 
FlEXJON y Á coRTANTE ' 

"'GRIETA INCIPIENTE 
GRIETA SECUNDARIA 

APLASTAHfENTO 

~ ·l. 
L ,.. 
T 

Cb) FALLA POR FLEXION 

' -'-. _] 

Cb) GRIHA DE FLEXION y CORTANTE . 
P'IG. 3 .1 

(b) FALLA DE TENSION DIAGONAL. 
l"ig. 3. 2 

i~clinadas 1 Fallas de VigAs Esbeltas 

-c---r/~ 'f 
PERDIDA DE ADHERENCIA 
DEBIDA- A lA GRIETA 

(a) SHfAil • TfNSIQN FAJlURf 

lb) SHEAII - COMPR!;SStON FAilUIIf 

!'ig. 3.3 

Failas Tipicas de Cortantan 
en las Vigas Cortas 

1 
• 

i.d----~~1 :X X: 
1 1 

l"ig. 3.4 

' TIPO OE FALLA 

1 FALLA OE ANCLAJE 

Í 2 FALLA DE APLASTAMIENTO 
3 fALLA DE FLEXION 
4 & 5 FALLA OE COSTILLA OE ARCO 

1 
.,., • o 10 1 

Modelos de P'alla da Vigas 
de Gran Peralte 

,; ... : ·' .1 - -
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(b) 

(C) 

(a) Viga Agrietada en Torsión 

EsfuerzC?s de Ceft1)r~ ¡ ón 0 ¡ agona l 
que ac:tuan a tn ángulo 9 . 

EQUilibrio Longitudinal · 
Corroonentes longtudinales oe c~esuw\ d1agonal 
q/tan e por Wlidad de l~i tud 

~el flu;o d•~cortante 

Cd) Equilibrio 
Flujo de cortante, de esquina 
q pcr- unidad de longitud 
alrededor del perimetro po 

rig. 3. Modelo de Armadura para Torsión que muestra las fuerzas 
que actúan en el elemento. 

= -

... 
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GRIETA DEBIDA A LA 
COtPRESION EXCENTRICA':-

,. • 

[ 1 ____ .;~ APLASI ..... IENTO 
'.... / 1 

i TRAYECTORIA OE LA COMPRESION 

lo) ARCH- RIB FAilURE 

INCLIHA.OAS 

i '- APL.ASTAMIEHTO 
1 

1 .... 

i 
lb) WEB- CRUSHING FAILURE 

FIG. 3.5 Falla Típica de Cortante en las vigas I 

//' 
/ 

7 
-:.....: . ;. . e, .... -¡-

. ··­··-
.~ 
~ . -: > ·i-··-.. -

1 
CQI'Il)resión en 

Tensión en el est~ibo 

~ ~-- -
1 

Comorns1on 
·~· . • el concreto 
•. : / Fue~a del 

.:. concreto .·. 

l-Ten .. an•nnooo--! 
UNSPA~LE:O SP<-.LED 

Fig. 4. Descascaramiento del recubr~iento del concreto 
debido a la torsión. 
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Sueprfic1e exterior efecttva 

\ 

ESFUERZOS 

P'ig. S. 

Espe•or efectivo de la.pa~ed de un miembro en torsión. 
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Puntos de anclaJe del 
acero long1 tuchn,ll 

Puntos de anclaje 
del estribo 

\ 

Placa extrema 
de distribución 

-----

Falla en el 
anclaje 
extremo 

1 Ca> Funciones del Refuerzo en 
Modelo Idealizado de la 
Armadura 

-¡ .. 
(b) Viga Aprpiadamente Detallada 

(e) Viga Oeficientemente Detallada 

Placa~ transversales 
de dtstrltu:1on 

l) 

l) 
Falla de e~culsión 
de la esquina 

Pig. lB •. Consideraciones~dü detallado para una vi~a sujeta 
a cortante y/o torsión. 

• 
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5~l·l.3 •• f:t. 1.3.4kiPS IJ.4kiOS 

(r---,~/~&-·,·_z_~,·-~-~-.--~l~~'-~-7_1~:~·~=:~~~,~~--~--~--~--r----, ---=-
/ \ \ \ / • ' 1 ,, 

( 

1 1 , ,/-"[frx, 1 

10.31u~ 

/ ' f 1 ¡1 

... u--·z 

12~; •. 
1 °l · .: . 
1 ~ ,...::..; 

__.__,-¡T-. 
I.JJ" - ~=-. -, 

P'ig. 20. 

Acero longitudinal 

VIGA 781 fy • 3.260 kg/emZ 
¡ 14.0 lups 

\ 1. 1 ( 1 1 1 ·.\:~\.+1~-:J 1 

VIGA 782 fy= 3,690 ~g/emZ 

\1 1 l. 

VIGA 783 

PROPIEDADES DE LA SECClON TRANSVERSAL 

Estribos #2 fy= 3,500 kgtcmZ 

Concreto t•c3 210 k¡/emZ 

Recubrimiento lateral= 1om 

t 

-1 

Acero Lon91tudinal 2#3 + 2#8 
Reslstenctas de fluencia, las 
d = 27 cm 

,...,stradas 

Tres.vigas con •eparaciones grandes de los estr ~os. 

= -

J 
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0.311 1~ 
0.318 
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Fig. /J.6 Variación de l'c/ ¡¡:-;b".Jcon la relación C1 T11 fl'11 , según la ecuación 
1 1.5. 

' En la figura 13.7 se ilustran di.,...:r1os tipos de 1!i=nihuci6n 1ltl retuerzo por cor· 
tan te, de acuerdo con lassecciones 11'~5 .l.; y 11 U .1. 

' 
1 J.j,j Ft{utno mr'nimo por corta11te 

En general, todos los tlementos de c0ncrelo sujetos a nexión dehen tener una 
cantidad míriin;J de reruerzo por cor1.1n1~. excerto para losas y zapiliJS, nervaduras 
y vigas anchas de poco peral le (sección 11 5.5.1) Para t:lrmenlos no J•resronados SI! 

calcula el refuerzo minimo por corlante requerido a parlir de: 

bu.J 
= 3.5-

fy 

ecuación 11.14 

La esencia d~ la ecuación 11.14 consislt• en que, cuando se utiliza rl rtfue•zo m{. 

nirno por con ante, la resistencia total allortanl(: de una sección es ~'e+ 3.5 bwd. 

EJEMPlO 13.1 Diseft•> por cortan le: Elctnentos •omctido• !1-lamrnlc o cortante y 
nelll6n 
Dctenninar eltamailo y lo separación de los estribos verticales en U, para una viga 
simplemente apoyada, con un el ~ro de 9.14 m. · 

.... 
"' 

' ' 

b ... = 33 cm 

'•' 

ÜJRTANTE 

w 11 6. 7 1 111/m 

d ~ 51 r 11 

fy = 2 810 kg/cm' 

/-

·~ LL !-

1 
Est.riboa Malla de al1.mbre aoldado 

o 

§ ~~tl-"' , iS;SJ ,.. lO mín. 

· 0 • CuaJquierlínea como ésta u mE ·-debe cM u un esuibo 

E~lriboslncUnados VarühJ lon¡iludln.alu doblaJa1 

1 

~ 
--~ 

í "" Combin&ci6a Ecpl.n..lu 

Fig. 13.7 Tipos y diSiribucii>n del refuerzo por cortante. 

Cálculo y aná!iJiJ Rt[trtnc/Q tn ti Rtglamtn:o 
l'ara e~le ejemplo, St' fupo•·l! que la carga viva est• fija. de tal modo que el cort11•le 
Je diseilo en el centro del ..:laro e~ igual a cero. (Se ohtiene un cortenle eJe dise110 
mayor que crPJ si se ronsidua una carga viva parcial sobre el claro.) 

l. Determinar lu luerzu cortontes foctorlloda< @apoyo: l'u • 6.7 x 4.57 • 30.6 
ton. @distancia.: del apcyo: V u = 30 6 - 6. 7 x 0.51 = 27.2 ton, 11.1.2 .1 

l. Determinar la resistencia al cortante proporcionada por d concreto . 

.pVc = .pl'53Ji';b..,d "UICi•\n (1.1 J 

~ 0.83. 0.53 J2lT. 33.51 ~ 11 013 = 11.01 

r1 



4. !i?-

4. S 7- X e . fYc 

"""· ~ 7 - )(e = 4. s¡. ( s~ Ve) .. 
1-1< .) 

4.s•(t- .;rc) -= ~c.. 
V« 

. X' e:;. -f.~? ( 1- ~.:') = ;;. 'i.J,., 

'""' 7>'"'. ~ el~ ..¿ ,r,,. "' • ( 1( "7 

Xrr¡= -tsr(l- I>Yc/z ) { · s. so) -- = 4.S7 1-- =3.:1!;" 
'/ .5o.< 
,.. ..... " 

-----1 ·---.J.-
= -
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DISEÑO' ~LCTUR.tS UF.·CONCR 1.1 O 

3. De len inar ~ disla1•ciil x, desde el apu·Jo, más aiU de la cu .1 el concreto puede 
soporl: r el c~. , tan te total. 

Del dibujo (4 57 -x,)/4.57 =VJ VcfVu en el apoyo 
:.x, = 4.57(1- (V' V,fVu)J = 4.57 ( 1- (11.01/30.6)} = 2.93 m 

4. De'teffilinar la distancia :rm desde el apoyo has la donde sea preciso proporciC'nar 
refuerzo mínm10 por cortan le (et decir, hasta V u= V' V,/2). 11.5.5.1 

x;n = 4.57 ((30.6- 5.50)/30.6} = 3.75 m 

•e 

27.2 
V u = 30 6 Ion 

~V,=II.OI 

Reruerzo extendido 
_s• un punto 

donde V u 
</>VJ2 

1 _j_~t+----~-
.PV,/2=5.50] ',,, 

J. Determinar la sepaución requerida de los estribos en U. 

Comentarios 
sección JI .S .6 

Suporúendo estribos en U del # 4 (Av= 2.S8 cm1 ) ap~ndice F @dutancia d del 
apoyo: 

1 
1 (tequeridJ) = 0.8S (2.58)2.8 (SI)/(27.2- 11.01) = 19.4 cm 

Puesto que (V u .!.. "' v,) varl: linealmente entre X= d, X =X e y la separación 
re<;uerida vula inversamente con (V,.- I{J Vc), la sepuoc16n requerida en cual· 
quier sección entre eaos dos puntos se puede obtener directamente del valor 1 (re­
querido), cornspondlente a X =d. Por ejemplo, en la sección: 

x =el+ ((xc -d)/2) = 1.72 m del apoyo 
., .. .. 1 (r• •) = 19.4/0.~ a 38.8 cm 
._ 

S8 
'·' 

ó. Verificar la separa- .ón n x..ima l'ennisihle de;: !os esl•ibm 

J (nui r) de ),., est"''o' verticales <: d/2 = 2 S .S cm 

o tambi~n < 61 cm 

CORTANTC. 

11.5.4.1 

, fnuix/ de los estribos en U del# 4 correspondiente aJos requerinúentos 
mínÚnos de :ireas de refuerzo 

Reswnen 

t(nlá.•l =A,{y/3.5 bw_= 2.58 (2 810)/3.5 X 33 

= 63 cm 

J (max) = 25.5 cm 

Separación de los eotribos utiliundo enribos en U del# 4: 

111111 1 1 1 1 

ecuación 11.14 

1 1 1 1 1 t 
1.5 cm 1 5 @ 19.00 cm f @~¡ 0l 9 @ 15.5 COl 

1 • 1 l· .: ll8cm = 3.78m 

6 e11rlbor @ 19.00 cm 

l el!nbOI @ 23.00 tm 

9 e~tribor @25.5 cm 

EJEMPLO 13.2 Dbell•· por cortante eon tenaón ulal 

Delenninar la separación que se requiere para estn'bos verticales en U, r· ~J una 
viga sometida a rensión a.xlal. 

f'c .! 253 kg/cm1 (concreto Ugeoo eon arena; no se especiOllfrtl 

fy e 2 8101 g/ cm' 

Me = 4.42 ton·m 
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Ll tabla 8.2 muestra los cuadros de diseño pub!ic:J.rios por 
la C.:ment and Concrete .-\ssociation (Asoctación de Cemento y 
Conc:eto)"' sobre longHuáes máximas de pilmes para pilotes 
de sección cuadr:J.ria en direr.;as condiciones de levantamien­
to. Lo; cuadros de diseño también proporcwnan los momen­
tos t1.:xionantes ocasionados por el peso pro~JO durante el 
levantamiento, v los momentos de resistenC!l última para 
diversas secciones cuadr:J.rias y octagonales. 

Cu:mdo las condiciones de hundimiento son de moderada­
mente wTcües a difíciles, resulta venmjosa una espiral o héli­
ce. L:! :1é!ice se coloca normalmente dentro de ias barras pnn­
cip:llt:. ;¡ero Saurin indica que es me¡or coiocaria fuera de 
dlas. :_:¡ reducción en la cubierta de concreto sobre la hélice 
no es Jer¡udicial. ya que parte del pilote está normalmente 
abatid~ por la umón en la cabeza del larguero. 

La :·tgura-8.19a y b muestra qetal!es típicos de refuerzo en 
pilotes cie concreto precolaáo. George Wimpey & Ca. diseñó el 
pdote C{tagonal de 787 mm mostrado en la figura 8.19b para 
la termmal manna de la lnsh Refining Comp:rnv en Cork. 
lrlamh del None. 

8.9.3. Puntas de pilotes 

Cuar.áo los pilotes se hunden por completo en sueios sua­
ves. no ;eqweren de punta. Los extremos de los pdotes se cue-

lan usualmente en :arma de un puma achatado como lo 
muestra ia figura s.:oa. S<! prefiere una punta más afilada 
(figura 8.20b) para ~undimiento en arel! las rígidas o arenas 
y gravas compactas. La punta de hundimtento de metal 
comúnmente localizada en pilotes de concreto, hundidos en 
condiciones tanto suares como rígiilils. se basa en un diseño 
utilizado para evimr aue los pilotes de madera se agneten 0 
escobtllen, y en comitc;ones suaves no se reouiere de punta de 
metal de ningún tipo. Cuando se deben hundir los pilotes e¡¡ 

sue!o con pedruscos 0 pedr~gones, se reqwere de una poo.ta 
como la que muestra:: figura S.cOc para riesped= las I1lCIS 

o para evttar el rommmiento <le! extremo mienor del pi!ole. 
cuando éste empuja peciruscos o pedregones hacia un lad:l. El 
área de la parte superwr de la punta met:í.lica. en contacto crxi 
e! concreto del pilote. debe ser lo bastante gr:mde para asegu­
rar que el esfuerza· a compresión del concreto se encuenllt 
dentro de límites de se;uridad. · 

Cu:mdo se requiere que !os pilotes penetren en roca, poi 
ejemoio para obtener :es!S[encia lateral. se utiliza un :Jilii:a,.. 

me_1t~ es~iai de roe~ como lo muestra la figura 8.20d. P!im
1 

st se hunden en roca ;óitda.. se recomienda la "punta Osfo": 
(figuraS.:Oe). Este diséño es panicuiarmente :Jdecuado p3!31 
hundimiento en una suoerficie de roca inclin:J.ria cum, ¡z: 
pués de golpes cuidad~sos de un martillo pesado coo ~ 
caída corta. eL extremo ::úilado del punto de tierra huec@ ~ 
sujeta a la roca, evitando que el punto se deslice dentro de ta: 

Punro de !eo:C:i!ZrtuenJo 
a 5000 Ges.o:-= :. ~llura 1 

:5 üOO .!() r.unn!~a oar<1 Jos e~;2:Jne5 1 Cuaaraoo 
tO:c-o ii20 , ·:75""-. Jso 

1 • 
~&.-.! J 1050 ; 15ú 

T j ! ~~raoonP.s" ;) r::"S 1 r.;nsrc;on 

:oy~ i ; IIJ 111111111 1 1 1 1 1 1 
:sJ.:mones ñ 17~ r:) ! iransrcron 1 f~lac-:-~s 2 70 r:fs .__: :Sidoones 

1 1 1 !J 1 1 1 t:'4:\ i\1 1 1 ¡j 11 11 1 1 " 1 ll !~ 1)8 3d> 

a tb M S. eslaoones por Joaas :.:nes Barras onncioaJes 25th M. S. 

Puma de 2cero 

\

enourecJdO Barras 22 mm <P ¡Barras l6 mm ó! Barras~.5 d> mm----.... Bar~s \6 ~m ·b 

152 3<19. ~~ ¡-~ ·y · · · · · ' ' , ~sarrás-nmíñ~"'-
-~ ' o 10 mm de máme<ro ''.::cooe- ', 1 ~ 1 i , lllll 1 1 1 1 611 1 11/)IIIII~IHil c~~~·v:?J 

::cero r.craao L !5i_,_762_·_61"01 Ar.-1::3 ce25822. fitO i62 __ ·1020-!- 61Ll L '"'Cubrena 51 mm 
75 mm c:c:; 203 mm eJes 205 mm c.•cs 203 mm C/c:; i5 mm C/Cs !5 i:-":1. Todos ros estaoones 

t2M'nm c.'~ 127 mm eJes oc: · •::le 9.5 mm cp 
Longnud maxrma 31 300 

Di 

Figur:a 8_19. Detalles :ic:cos ae 01101es precolaoos de concreto relorzado. a) R. C. detalles para un c::~te ce 350 x 350 x 15 000 mm. 
D) A. C. (letalles para un ptlole oueco octagonal ae 787 mm. (Tocas las distanc:as ;on en mm.) 
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r=" 4.0 cm 

E5 TRil05 PI>RA TOMI>R 
LA fU~RZA CORTANT~ 

..... 

ACERO CORRIDO POR 
TEMPERATURA DE LA 
CONTRATRA8~ 

ACERO POR 
fLEXION -

B 

1 

ACERO POR 
TEMPERATURA 

1 

1-~B--

h~ B/5 

-Mr4N4 
ba >,.. ~ 

....bl2.... 
20 

Lpa DIMEN510N MAYOR DEL 
EDIFICIO EN PLANTA 

ACERO POR 
TEMPERATURA 

fiG. 1 1.24a Dt5P051CION Dn ACERO DE: REFUERZO. EN UNA ZM'ATA CORRIDA. 
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D. 1n 1 !6 !20 1 24 
S¡ze/•51'*41"'"3 

Squcre piles 

Ocrc;;oncl o•les 

Fig. 9-5 Typical details ofprecast concrete piles. (After Chellis [9].) 

1 : 

JJ L 

aftcr whtch withdrawaJ of the mandreJ empties thc casing. The casmg ma\ aiso be 
driven with a dnving tip on the pomt, providtng a shell that is ready for fiJhng with 
concrete immediateJy, or th~ casm2 may be d• .·;en o pen-en d. the soiJ entrapped in the 
casinc being jetted out after the Útvin~ is comoieted. 

-Various methods wtth s!Jghtl\ d'fferent e~d results are available and patcnted. 
Figure 9-6 indicares sorne of the .commonly available patented cast-in-pl~cc pdes. 
and·is intended to be representatíve onJy. Jt may be noted that they are basJcaJh· of 
threc types: (!) shell or cased. (2) shell-less (uncased), or (3) pedestal types. 

9-4 STEEL PILES 

These members are usually rolleá H shapes or pipe piJes. Wíde-flange beams or 
I-beams may aJso be used; howcver. the H shape ís especiallv proportwned <0 wJth· 
stand the hard dnvíng stresses to which the piJe may be subjected. In the H piJe the 
flanges and web are of eguaJ thickness (the standard WF and 1 shapes ha ve a thlflner 
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Puesto que los esfueÍzos durante el hin­
. cado son tan severos, es necesario propor­
cionar un concreto de muy buena calidad. 
Las Tablas 23 v 24 sintetizan las recomen­
daciones del ,;Foundation Cede·· para el 
concreto, los periodos del curado y sepa­
ración de las cabezas. Los pilotes deben 
colocarse separadamente, o en todo caso, 
en fila, pero nunca rn grupos, debido a 
las diñcultades prácticas de asegurar un 
colado y curado adecuado. Los pilotes de 
concreto precolados, se fabrican en sec­
ción cuadrada hasta de 16 plg por lado. 
No obstante que se han colado pilotes cua­
drados y rectangulares más grandes, hasta 
de 24 plg por lado, el código recomienda 
el uso de formas octagonales para seccio­
nes mayores de 16 plg. 

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

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

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

Los pilotes de concreto pueden tener 
juntas longitudinales y trabajar satisfacto­
riamente. • Se rompe el con.:reto y se em­
palma el refuerzo anterior con el nuevo, 
cuando menos en una longitud de 40 diá. 
Toda la basura y el material suelto deberá 
removerse, después de lo cual, se colará el 
nuevo tramo. Se dará la atención normal al 
curado y endurecimiento del concreto an­
tes de que se hinque el nuevo tramo agre­
gado. 

PiuJtes de Concreto ?Tesfor..ado 

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

• Pero el Códitro recomJend.a esper.:~.r dos dh.s. 
• Aunque los pretensados presentan dificultades. 

-------------------so' o'' FW'11/fum. 

,,. 
·.~ t. o: , . IX' ' ":f .! 'o' 

• 1 1

11' 
¡\ i ! 1 

: 1 ' 

5'0" '' -+----5'0"---->-..-, --..---- 5'o" ____ ,..;.,._ ___ 5'o"'----
Es~~ituclaru a 

...,.. ___ !l.sd• la ltf'lllitud ~~~ dt la l~n~~atwl 1 In Vs dr la lona alud----;...¡ 
IOUinU di 11111 

Ftc. 120. Diseño típico de pilotes de concreto precolado (Práctica Británica) 

(Stnlt P!'«Gft COftcnt~ Lcd..) 
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Esfuerzos corlantu vcrlicaln 

v aMe,. , .. ,·-+---
Ac. Jc 

Ac• 2dlc 1+c 2+ 2d) 

J dlc 1+dl3 (c 1•d)d 3 
t • --6-- .. --6- .. 

d(czf dllc 1+d) 2 

z 

FIC 5.16 TRANSMISIOI DI »DM!NTO INTR! COLUMNA y ZAPATA 

(NOR"AS DE CONCRETO 1987} 

lo o 

(L-B)/2 

A' L-9 
~--

2 L-tB 

o o o o 

A' . 

o 

B 

L 

2 B 

L>D 

o o o o 

Áreas de acero en cada Cranja 

o ol 

(L-B)/2 

A' L-O 

-tw 

FlG 5.17 OISTRIBUCIÓH DEL ACERO DE REFUERZO EN EL LADO LARGO 

{MELI 191!5) 
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PROPIO DE: LA ZAPATA 
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M Df 

ARE:A TRIBUTARIA Al• 8( aD 
DE LA ZAPATA AL RE-
50RTE: 111 

/ 

/ 

ARf:A TRIBUTARIA AI+1•.6CZ!I+I) 
Dt: LA ZAPATA AL ~U:50RTC Kl+l 

b).- CORTE A-A C).- ·AR!A5 TRilUTARIA5 A CADA RE5011:TC Kl 
QUE REPR!SftiTA AL 5U[LO EN EL 1100CLO 

FIG. 1 1.22 MODELO PARA ANAU515 Y 0151:1'10" DE LtlA ZAI"ATA CORRIDA 

11 




