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N T R o D u e e 1 o N 

En el presente trabajo se desarrollan las bases para el análi
sis de estructuras de losas y placas planas, por medio de la -
teoría elástica, de acuerdo a numerosas investigaciones y des~ 

rrollos matemáticos, dando por resultado diversos métodos de -
.análisis y el uso de modelos. La soluci6n de estos métodos, -
se fundamenta en un procedimiento general, que establece la -
ecuaci6n de la elástica de la iosa, por medio de la ecuaci6n
de Lagrange, 

Los métodos antes descritos, toman en cuenta el tipo de carga 
y distribuci6n, para diferentes situaciones de los tableros -• (esquina, extremo e interior), así como de los distintos tipos 
de apoyos (columna, vigas y columnas, etc.). 

De los resultados de esta teoría, se derivan los métodos de -
análisis siguientes; el método directo y el de el marco equi
valente. Su aplicaci6n depende de las condiciones que deben
cumplir y de la exactitud que se quiera lograr. 

Para la distribuci6n de los momentos, se hicieron varios estu
dios, sobresaliendo los de Sutherland y Appleton, los cuales -
se representaron en gráficas, de tal modo que al entrar.con -
un valor de rigidez de viga0(1li /.11 , se tiene un .porcen-

,. d.,/ moM'\en-Tq qu~ NMci lo. · .frl.lllJ~ el.• coluW\HG.JY ~I r~,:s.+o 
tajetcorrespondiente al 100 %, lo toman dos mitanes de la fra~ 
ja central. 

Qµizá de todos los mecanismos de falla que se presentan en es
te tipo de losas, el más importante, es el debido al esfuerzo 
cortante por penetr>aci6n. Por esta raz6n se describen las va
riables principales que afectan la resistencia del cortante, -
para este tipo de falla. 

''.o' 
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Cuando el. concret'o, por si s6lo, no es capaz de tomar el esfuer
zo cortante requerido, hay varias formas de hacer el. refuerzo, -
recomendando las siguient.es; estribos, col.lares~ horquillas, ace 
ro estructU%'al de secciones I o canal.. 

Y por fil.timo se presentan l.os trabajos de Hanson, referentes a -
l.os efectos de las aberturas y duetos de se~vicio, en estas lo-
sas. 

Se presentan dos ejemplos donde se aplican los criterios expues
tos, uno de la teoría elástica y otro de el. m~todo del marco ...:_ 
equivalente, 
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En este capítulo nos ocuparemos de algunas bases en los métodos 
y problemas del análisis de la teoría elástica, en las estructu 
ras de pla·cas. 

Se incluye alguna informac16n sobre el uso de modelos, y se de~ 
criben brevemente métodos nwnéricos, usando ecuaciones diferen
ciales, y métodos aproximados. 

TEORfA Cl.ASICA DE PLACAS 

Las deformaciones elásticas de placas isotr6picas con carga noE 
mal a su plano, están regidas por una ecuación diferencial par
cial, de cuarto orden: 

,,4 
+ o w = q/D 

c)y4 
EC. i .1 

donde: W = deflexi6n de la placa en la direcci6n de la carga, en 
el punto Cx, y). 

q = carga aplicada en la placa por unidad de área, en fun 
ci6n de x, y. 

D = rigidez a flexión de la placa 

= Eh 3/ e 12 (1-u2) 'l 

E = m6dulo de Young del material de la· placa 

h = espesor de la placa 

u = relaci6n de Poisson 



EQUILIBRIO 

La ecuaci6n 1.l. se encuentra siguiendo un proceso de dos pasos, 
el primero considera equilibrio y el segundo, la compatibilidad 
de deformaciones. Las fuerzas que actúan en un elemento difere~ 
cial de losa,· se muestran en la fig. 1.1. Todas las acciones de 
la losa se dan por unidad de ancho y tienen que ser multiplicadas 
por las dimensiones del elemento, para obtener las fuerzas que -
actaan sobre ~ste. Para claridad estas fuerzas se dividen en dos 
grupos; de superficie y fuerza cortante fig. l.la, y de flexién 
y momento torsionante, fig. l.lb. N6tese que la fuerza cortante 
Vx act6a en .la misma cara del elemento que el momento mx. Este 
fig. 1.1, fuerzas que actúan en el elemento diferencial de la lo
sa, a) fuerzas de superficie y cortante, b) vectores de flexi6n 
y momento torsionante. 

Momento necesitará refuerzo en la direcci6n x. Los momentos se 
dan en forma vectorial, usando la regla del tornillo de la mano 
derecha. El vector representa el momento actuando en una cara, 
con el momento tendiendo a producir rotaci6n alrededor del eje -
de la flecha. La longitud del vector representa la magnitud del 
momento, y el vector puede sumarse gráficamente o de otra manera. 

Tanto los momentos mx como my de la fig. l.lb, son momentos posi
tivos, produciendo comprensi6n en la superficie superior de la 
losa. 

El equilibrio se satisface, sí: 

= o, 
+ J)vY .. + q = o EC. 1. 2. 
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Tomando momentos alrededor del eje de las ''x11 y despreciando los 
tErminos de 6rderi ··superior• se tiene: 

~m · ~m: · 
~ + .. ~. = V EC, 1.3 
l}X j¡y X 

·As! mismo con la. suposici6n de que mxy = myx ya que ? xy :;?xy, · · 
en cada uno de los planos horizontales, a cualquier distancia 1.'z" 
de 1a superficie neutra, teniendose: 

EC. 1. IJ 

Sustituyendo las ecuaciones l..3 y 1.4 en la ecuaci6n 1.2, se tie 
ne la ecuaci6n de equilibrio de la' placa: 

i) 2 
mx + 2 a:· iy J m' ~ + - = q EC, LS 

. crx x y .·~y 

Esta ecuaci6n .es simplemente una ecuaci6nde equilibrio, y es·in
dependiente del estado de elasticidad o plasticidad, de la rela
ci6n de Poisson, sea que la placa fuera isotr6pica u·órtr6pica. 

RELACIONES MOMENTO-DEFORHACION 

La compatibilidad de las defoX'l!laciones en las losas, se rigen ba-: 
jo las siguientes~suposiciones: 

l. El material debe estar sujeto a la Ley de Hooke y ser isotr6-
pico • 

.. 2. La deflexi6n debe ser pequefia con relaci6n a el espesor de la 
.losa. 

3. Cualquie~ linea recta perpendiciular a. la superficie centr.al -
de la losa, antes de la defoX'Jllaci6n, permariente recta ynor -
mal a la super#de central, después de ia. deformacii6n. 

4. Los esfuerzos directos.normales a la superficie central, se -
desprecian. 

·;·,,. 
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Las relaciones fuerzá-deforniaci6n, se pueden formular como sigue: 

Considera un elemento diferencial de losa, ver fig. 1.2, sujeto a 
los momentos mx. 
segmento de curva, 
de curvatura en la 
presarse como: 

Los momentos flexionantes del elemento. en un -

con curvatura 0 = 1/Rx, donde Rx es el radio 
X .. · . 

direcci6n· 11x 11 • La curvatura tambiEn puede ex'-

0x= Ex/z (radianes /unidad de longitud) EC. l.6 
donde: Sx, es la defonnaci6n en la direcci6n "x" en una fibra a -

una distancia "z" de'la superficie neutra. 

La curvatura también se define como: 

0x 

igualando la 

= - ~2w 
J;c2 

ecuaci6n l.6 

Ex= z .l2w 

w 

EC. l.7 

con la 1.7 se tiene: 

EC. l.. 8 

esta expresi6n tambi~n se aplica cuando el momento my, actaa en el 
elementa', as! como mx, dado que _Jlw/dx2 es la curvatura en la di 
recci6n "x" debido tanto a mx y my• Igua1mente: 

e diw 
e:. y = -Z 0 y 2 EC. l. 9 

la que tambi~n se aplica al caso general, cuando mx y my están ac
.tuando. 

La relaci6n general esfuerzo-deformaci6n, para un material lineal
mente el&stico, se da para cualquier resistencia del material,' co
mo: 

· fx = E Ctx +uE ) EC, l.lOa 
1-u2 y 

~y = E EC. l.lOb 

1 .. u 2 (Ey +ulx) 

lxy = "(' xy E EC. .l.10c 
2 (1+u) 





' ' ·, ~ 
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La relaci6n momento torsionante - deformaci6n, se obtiene de di
ferentes IDClneras. Una de ellas es reemplazar el sistema mos~a~ 
do en la fig. l.3a por el sistema-equivalente mostrado en la ~ig. 
l.3c. Este sistema de reemplazo tiene la ventaja de estar suje
to a un momento flexionante solamente, el cual es también el mo~ 
mento flexionante principal~ La relaci6n momento flexionante -
deformaci6n, la que ya se vi6, se escribe como: 

;iiw i1&w 
Wll<' "=-o(~,+~~) e.t:. t.14 

i:7X' <:1'/',. 

e.e.. l. IS 

Estas dos ecuaciones pueden resolverse y dar.la curvatura en las 
direcciones "x" y "y" nótese que m = m m 1 =-m · y m ' =m · ' x' xy' y xy, x y ;,2w¡;, ,2. __ (W'x'--«i-Yly') _ _ W\ • 

X - o e 1 -..uz.) - otr--'i) E.i:. 1 .1c;, 

·;;fi.v.doy'?.. :;;::-J.!!IY'.:--""vnir'):::.- _.:.m...YlL.. E.e. r.17 
• . 0(1-,.U'2.J 0{1 .. -.ql 

La deformaci6n relativa para los eJes x,y en terminos de la cur-
vatura relativa para los ejes x~y'se puede expresar como: 

_ a-i.w_L( 'd2.VJ ~zw-. 
oxc)y - 2. - f>y12. -t- t7xi2.'J e.e. 1-IS 

Sustituyendo 1a : ec. :1!.16y . l .17 en la 1.18 y resolviendo para mxy se 

r:.c. /.19 

el t€rmino ~~W /Jx ~y representa la distorsi6n o torsi6n '· o sea 
la raz6n del cambio de pendiente 'en la direcci6n "x" como un movi
miento en la direcci6n "Y"· 

Sustituyendo las ecs. 1.12, 1.13 y 1..19 en la ecuaci6n de equili
brio 1.5 nos conduce a la ecuaci6n de Lagrange (EC. 1.1). 
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La ecuaci6n de transformaci6n dada como la ecuaci6n 1.18 es un 

caso especial para un desplazamiento de ejes a 45~ simplificada 
de una expresi6n más gene:t:>al. 

En la fig. J..4 se desea encontrar la curvatura y deformación re
lativa para los ejes x' -y', suponiendo que se'conocen para los 
ejes x-y. 

Primero la diferencia en deflexi6n entre los puntos a y b se tie 
ne como: 

EC. · 1. 20 

La pendiente en la direcci6n x' es entonces: 
d /, . ';J'1J dx ;¡'.11 ;}y 

w dX'-.::. ~;¡- dXi "'-~y- ~xi 

= Jw cos.{3 + ~s~nA ox oy · ,- EC. l.21 

de esto se nota que: 

d ~ d 
:h(í" = dX c:os (3+ d'/ ~en {3 EC. 1.22 

la derivada parcial segunda con respecto a .x' da: 
ª2. ~ -J~:=(-ax-·-c:ostB+-!y !:f'r1(1 X!;' cosp + ~5Pri ¡a) 

-d2 W z t)2.w '2 o'2.W 
- c:)x2 c:os ti+ d)f2 SP11 (rl-2 ~.;11 St>n~cos @) EC. l. 23 

La pendiente en la direcci6n y se tiene sustituyendo Cf+90<>)por 1 
en la ec. 1.21: 

tiW ~W . ;:}w 
-::¡:-;¡ '= - ~SPYl~t- ~., co.s $ EC. l. 24 "-' I ., ,,.. <J,. , 

Tomando la derivada parcial segunda con respecto a y' da: 

~~-~ 2 .. ~i~ d2W 
~,,,2 - t>x2. ~n ¡9+ ~y2.cos\9-20xdr~~cos~. EC. 1.25 



la deformaci6n relativa para los ejes x' - y' se tiene tOJ11ando la 
derivada parcial de la ec l. 24 con respecto a "x": 

..., i vJ ( d . . d )( . ~ w d 
ix:;)y'.,,. 'Ji<cos{i+. ay $f"J1~ - -rxsf!"n~+ o~ cos~) 

- ( J'Z. v.J d 2 w) ,, d 2 w 
- dXZ - ·ay¡- Se"'I~ cos tJ+J..cJy (e os 219 _s~n'lJ) 

1 ( d2W cl 1 W) J2 w E. = ¡sf"n2f!I dX' - i)yl +GoSZfla;cry .<:. 1.2." 

Para el caso considerado arriba, (%~ = 90~ que elimina el segundo 
térínino de la ec. 1.26. El término,(~,.W/ox"+.)1.w/ay•'-) es 
independiente del ángulo ' y la suma es algunas veces referida a 
la curvatura media. 

RELACIONES CORTANTE - DEFORMACIÓN 

Sustituyendo los momentos flexionantes y torsionantes ecuaciones 
1.12, 1.13 y 1.19 en las :ees. 1.3 y 1.4 se tienen las siguientes 
fuerzas conrtar.tes, por unidad de ancho: 

( ~aw a3w 
Vx=-D xa+;,xayz) 

Vy:.: - o( 13
;" -t-~ ) 

<>X. clx 2dY 
CONDICIONES DE FRONTERA 

E.c../.z.7 

e.e. 1.2a 

rn un borde fijo no hay ni deformaciones ni rotaciones. Si el -
borde está a lo largo de la dirección "y",.las condiciones de -
frontera se pueden expresar matemáticamente como: 

e. e~ 1.zq 

rn un bnY'de simplemente. apovado no 'fay deflexi6n, pero el borde -
tiene libertad de giro y por lo tanto no hay momento a flexi6n -
perpendicular a el borde. Si el bo~de est¡ en la direcci6n "y" 
las condiciones de frontera pueden expresarse ·como: 
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~ x=o = -o(azw "+...(.otl!!!) 
axa. ~)ti. 

donde: 
~·..., . 
~ = o por inspecci6n nos lleva a: 

W::.O l. 
.)tw/c).1<ª =o J e, c. f, .so 

Si el borde es libr.e (si lo hay) , no hay ni momento 
no obstante la cíeflexi6n y rotaci6n pueden·ocurrir. 
siones de las condiciones de frontera, serán: 

mx = o 

mxy = o 

Vx = o 

ni reacci6n, 
Las expre-

El momento tol'sionante produce una reacci6n componente Vx , que 
puede ser determinada para reemplazar el ·momento torsionante m . xy 
(la cual es la resultante del esfuerzo cortante horizontal en la 
losa) que actúa en la misma longitud 'dy' por un par equivalente 
de fuerzas verticales, como se ve en la figura¡.s,Esto da una fuer 
za resultante, por unidad de longitud, de: 

V I [ aW\x)' 'I ) ] I d"1X)' 
x =L-cm.,,T ~,.. .. y .+m.ic>' -;¡y=---¡¡- e.c:.1.31 

La reacci6n total es entonces el COI'tante menor de la componente 
del momento torsionante: 

Rx -= Vx - V~ = Vx + Jrr:;'>' E.e. f,32. 

igualando ~ = O y Rx = o, se tienen las condiciones de frontera: 

Jtw +p,~""' ::a o } 
ax 1 ~>'& e~ c. 1.33 
~aw < ) ;)Sw :o "'iXS + 2 - .e.e. :ax~>'ª 

En un borde apoyado y restringido elásticamente~ la ec • l. 313 cum
ple con las ecuaciones de compatioilidad, y cuando se multiplica 
por C-D) se establece una igualdad en funci6n de la flexi6n de la 
viga y rigidez torsional y claros que tiendan a cero, 
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REACCIONES 

Sobre las bases discutidas anteriormente, es evidente que la reac 
ci6n en un borde apoyado, Es el cortante, más o menos, la contri
buci6n del momento de torsi6n y se escribe como: 

Rx = Vx + dtl'lx¿: = - o [ 33w ~ <z-...u)~] 
~y dX3 1 ~x~y.t E.(. f. 34 

d T"X. [·· dlW /, ) ~l llJ 1 Ry = 'Vy + X = - o Ty"i +l2.-M dx.iJ1 l!.c, l.3S 

En un borde empotrado en la direcci6n "y" no hay momento torsio -
nante ya que .dw /~X ... o , a lo largo del borde y consecuentemente 

;)2. w/ clx d yaO. El momento de torsi6n, forma una contribuci6n de
finida en la reacci6n en un apoyo de un borde simplemente apoyado 
y puede incrementarse o decreser la fuerza, por unidad de longitud. 
Como en una esquina que forma un ángulo recto, donde dos bordes si~ 
plemente apoyados se interceptan y Rx y Ry se aproximan a cero. 
Sin embargo, el momento torsionante alcanza un máximo en la esquina 
y como resultado se tiene una fuerza desequilibrada mxy• actuando -
verticalmente en el. extremo del lado de la losa, como se ve en la -
fig. l.Sb. Hay efectivamente dos fuerzas semejantes que actGan ju~ 
tamente en la esquina de la losa, de tal modo que una está contri-
huida por cada uno de los lados que se interceptan, como se ve en -
la fig. l. Se, dando una fu·erza de ·esquina de: 

LA RELACIÓN DE POISSON 

La relaci6n de Poisson se presenta como una variable significativa 
en muchas de 1as ecuaciones de placas, aGn cuando ésta siempre ha
sido considerada como cero al trabajar con losas de concreto refo=:· 
zado tal como se indica más adelante. Esto es razonable para una 
l.osa agrietada, ·Y se debe tomar en cuenta que todas las losas se -
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agrietan .a1 acercarse a la carga de colapso. Y por otro lado, -

tiene muy poca influencia en el estado de esfuerzos de la estrúc 

tura. 

La influencia de la relaci6n de Poisson sobre_ el_ comportamiento 

de una losa agrietada de concreto reforzado, se espera que sea -

menor que en el caso de una placa homog~nea , ... ya que al considerar 

un elemento sujeto al esfuerzo de tensi6n en las losas se trata -

realmente de un cruce de varillas de acero que no están correcta

mente conectadas y que ni siquiera están necesariamente en contac 

to. Por consiguiente, el esfuerzo en el acero en direcci6n "X" 

puede afectar el esfuerzo en el acero en direcci6n 'y', s6lo si -

se transmite a través dé-1 concreto; y no se espera que ésto sea -

una transferencia eficiente debido a la presencia del agrietamie~ 

to y a la~ enormes diferencias en los valores de los m6dulos de -

Young de 1os materiales. La relaci6n de Poisson tendrá cierta in 

fluencia en los esfuerzos de comprensi6n de concreto, pero éstos 

esfuerzos de comprensi6n no controlan el disefio en la mayoría de

los sistemas de losas. Existe una influencia menor de la relaci6n 

de Poisson en las losas rígidas, tal como se refleja en el término 

D en la ecuaci6n l.l pero ésta es mucho menor que las variaciones 

esperadas en los m6dulos de concreto de Young. La relaci6n de -

Poisson podría ser importante en una losa reforz~da con una placa 

de acero en vez de varillas. 

El valor "verdadero" de u para una losa, sin lugar a duda, varía -

sobre el área de la losa, dependiendo de la magnitud del agrieta -

miento. Si se hace u = 0.15 para el concreto, este valor será co

rrecto !inicamente para una losa no agrietada y supuestamente s6lo

para los esfuerzos del concreto. Y se acerca a cero, mientras que 

la losa se aproxima a un estado de agrietamiento total. Un expe

rimento para determinar el valor más adecuado de u tuvo que haber 
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sido realizado con mucho cuidado, ya que las pequefias variacio
nes en propiedades importantes tal como E, podrían fácilmente -
ocultar los resultados. 

Sin embargo, un estu~io analítico realizado por Jofriet sugiri6 
un experimento que puede ser de utilidad, encontrándose que el
momento IDx en la direcci6n del claro corto en un tablero típico 
interior rectangular de una losa sin vigas, es muy sensible a u 
en la posición marcada en la fig. 1.6. Para u = O hay un mome~ 
to negativo, pero para u=0.05 es cero y para todos los valores 
grandes de u el momento es positivo. El que ésto sea posible -
se puede observar con ayuda de la ecuaci6n 1.12, considerando . 
que el factor de la curvatura en la direcci6n -'Y' sería más -
grande que en la direcci6n 'X' y de signo opuesto. 

Haciendo caso omiso del efecto de u en D, ya que es menor, el -
valor específico de la relaci6n de Poisson, que fue selecciona
da, tiene una influencia en la soluci6n de la ec. 2.1, s6lo si
entra en las condiciones de frontera de la placa. No tiene in
fluencia en el caso de losas empotradas y simplemente apoyadas, 
pero es de alguna consecuencia en losas con bordes libres o res 
tringidos elásticamente, como se indic6 en la ec. 1.33. 

En los casos donde las condiciones de frontera no incluyen la -
relaci6n de Poisson, los momentos para un valor u pueden fácil
mente determinarse a partir de los momentos para otro valor, y 
es conveniente resolver para el caso de u=O y los momentos obte

nidos para otros valores de u según sea necesario. Si mxo' myo' 
mxyo' W

0 
son los momentos y deformaci6n para u=O, las mismas 

cantidades para valores finitos de u son: 
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.mxu = mxo + umyo 

myu = myo + umxo 

a·. e:. 1.31 
mxyu = (l. u) mxyo 

wu = (J. u2) Wo 

Las ecuaciones l..37 se tienen a partir de las ecuaciones l..l., -
l. .13, l..13 y l. .19, siempre que se recuerde que W, y consecuente 
mente l.as derivadas de W, son más pequefias que (l. - u 2>. 

MOMENTOS ACTUANDO EN UN ANGULO CON LOS EJES COORDENADOS 

Lo descrito anteriormente tiene gran interés para encontrar l.os -
momentos en las direcciones "X" y "y" junto con los momentos de -:
torsi6n correspondientes. En al.gunas ocasiones es necesario en -
centrar momentos de flexi6n y de torsi6n actuando en otras direc
ciones, y para determinar los momentos principales, o sea l.os mo
mentos ortogonal.es que actúan en l.as caras de un elemento de losa, 
el. cual. está libre de momentos de torsi6n. 

Considerese el elemento de l.osa mostrado en la fig. l.7a, con los 
momentos flexionantes y de torsi6n, actuando como muestran los vec 
tores. 

Las magnitudes de l.os momentos que actúan en una secci6n .incl.inada 
un ángulo o< con el eje "y" se puede encontrar aislando el cuerpo 
libre que se encuentra en· la fig~ ~.7b, se suman las component~s -
mx, my• mxy' en las direcciones "n" y "t", para encontrar el mome~ 
to flexionante 'mn' y el momento torsion~nte 'mt' que actúan en la 
secci6n inclinada. Este cálculo es exáctamente"similar a la solu
ci6n de un problema general de un esfuerzo en dos dimensiones, y -
resultan las mismas ecuaciones. Los momentos por unidad de ancho, 
se dan en las siguientes expresiones: 
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W\n-== W\)( s ...... cit + Wlycos~oe+ 2"'1~)'srn«cos« 

= tti~ arn&ot + WI>' cos 1 ciC. + W1xy srn z. oc. •.c. 1.39 4 . 

W1t=(Wl>c-ltf)s11 2 'I ~ CI(. e o~ O( + "1 x y ( .Sf'H «- co.s la() 

Wlx-llt'fy = 2 s .. n 2o(- mxy cos Zot.. •.c:. f.38b 

El. W\gul.o o<. del. eje "Y" al. pl.ano del. momento principal, se -
obtiene con: 

-l:an Zol = 
IE, C. l.'39 e 

Tal. vez para estas ecuaciones, una forma más conveniente de re
sol.verl.as es a trav€s del círcul.o de Mohr, como se muestra en -
fig. l.7c. La fig. l.7d muestra dicho círculo asociado con la
transformaci6n usada en la fig. 1.3. 

Los esfuerzos tangencial.es relativos a l.os ejes coordenados gir~ 
dos a trav€s d.el ángul.o f del. eje "x", se encuentra usando l.as -
siguientes ecuaciones, l.as que se obtuvierón de considerar el -
equil.ibrio vertical., como se muestra en.la fig. 1.8): 

Vx• = Vx c:o.s' +v., .s.-11 fij E.e. l.3'fa. 

Vy' = Vx .srM fl+ Vy ce.e (J 

METODOS DE SOLUCIÓN 

e. c. 1. 3'l b 

El procedimiento general para resol.ver un problema de una losa -
el.ástica, es determinar l.a ecuaci6n para la el.~stica de l.a losa -
y 1uego combinar las derivadas de l.a def1exi6n, y así obtener las 
fuerzas internas. 

La forma de 1a elástica debe ·satisfacer tanto la EC. de Lagrange 
(EC. l..1), como 1as ecuaéiones de las propiedades de las con-· 
diciones de frontera. 
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Este procedimiento es el __ que nos lleva a la soluci6n de una ecua

ci6n diferencial general, para una viga; 

J1W = _.!!:_ 
d)C4 E.I e.e. 1.40 

y las condiciones de frontera asociadas. 

~ada ingeniero civil resuelve de forma rutinaria la ec. 1.40, al

usar varias técnicas simples, pero desafortunadamente la soluci6n 

a la ec. de Lagrange, no es muy directa. Se han encontrado solu

ciones de forma particular a la ec. 1.1., para un número muy limf 

tado de losas, como placas circulares con cargas asimét~icas, 

algunas placas elipticas, y algunas placas triangulares, pero la 

lista es corta y no ayuda mucho a los estructuristas. 

Las primeras soluciones a la ec. de Lagrange las obtuvo Navier -

en 1820, al usar la serie de Fourier, para describir la deflexi6n 

y la carga de placas rectangulares simplemente apoyadas, bajo -

cargas arbitrarias. 

La forma general de la funci6n de la deflexi6n, .... 
· W "" q. c. ~ ~ A .... seo n .!!!.!!.... S•n !!l!.!.. .. =,.... ~ b 

donde: C = constante 

es: 

E. c. 1. 41 

Amn = es una variable que depende de los enteros m y n y 

de la relaci6n de los lados del tablero, A y b. 

El concepto de energía para soluciones de placas, fue desarro 

llado pcr Ritz, que se basa en el principio de que la energía -

total de una placa deformada, sea minima, cuando existe el equ~ 

librio. Las soluciones se encuentran por lo general, en forma 

de soluci6n de serie, pero existe más libertad en la elecci6n

de las series que se usarán, siempre que las funciones satisfa

gan las condiciones de frontera del problema. 
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Se han seleccionado coeficientes para los términos sucesivos en 
las series para minimizar la energia total en el sistema. El -
método de Galerkin cae dentro de esta clase general. Los térmi 
nos en las series polinominales o trigonométricos y tales· series 
como las funciones de Bessel y Hankel, han sido usadas para obte 
ner soluciones de problemas particulares. 

En el c6digo ACI-77, las disposiciones para el diseño de estruc
turas de losas, tuvieron una influencia muy importante en los -
estudios realizados en Sutherland. 

Debido a la gran complejidad de .los métodos exactos en el aná-. 
lisis de placas que se han descrito se ha realizado un gran es
fuerzo para desarrollar métodos aproximados de análisis. 

MODELOS ELÁSTICOS 

Otro método tradicional de hacer la distribUci6n de momentos en 
placas, es por medio del uso de modelos elásticos, en una gran
gama de materiales como yeso, vidrio, plástico y vulcanita. 

Para el análisis de losas complejas, se usan este tipo de mode
los, aplicando procedimientos numéricos y modernas calculadoras 
electr6nicas. De este modo se obtiene una informaci6n más cuan 
titativa y precisa en la distribuci6n de los momentos flexiona~ 
tes de los modelos que han servido en el desarrollo de los mode~ 
nos medios en la medida de las deformaciones, los modelos elásti
cos son de gran ayuda en la investigación y diseño de placas y -
losas. 
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MéTODO DE DIFERENCIAS FINITAS 

El método de diferencias finitas fue introducido por Nielsen en 
1920, como ·una alternativa en los fitét~d~sde solución de placas. 
Estos resultados fueron usados por Westergaard y Slater, con m~ 
dif.icaciones ·ª corregir para capiteles de columnas circulares,
para obtener las distribuciones de momentos, usados en el c6di
go ACI, para estructuras de losas planas adaptadas a la versión 
1963, de dicho código. 

El método de diferencias finitas reemplaza la ecuación en deri
vadas parciales de cuarto 6rden de Lagrange, por una serie de -
ecuaciones algebraicas lineales simultaneas, para la deflexión
de un n11mero finito de puntos en la superficie de la losa. 

Mucha. información básica sobre el uso del método, ha sido Pro
porcionada por Jensen, en su informe sobre una investigaci6n -
de l.osas de puentes esviejados, con bordes rígidos. 

Para aplicar este método a una losa o un tablero de losa, se -
divide ésta, en un número adecuado de cuadros (o también pueden 
ser rectángulos, paralelogramos,_etc.) como se muestra en la -
fig. l.. 9. 

La deflexi6n de cada nudo interior se debe determinar, dando 40 

puntos a la losa de la fig. Si la carga está uniformemente dis
tribuida y la losa es de un espesor uniforme, para éste caso pa~ 
ticular se puede hacer una.reducción del número de deflexiones -
desconocidas a 12. 

Las ecuaciones de diferencias-se escriben para cada punto de la
intersecci6n de la cuadrícula. Esto puede hacerse manualmente -
haciendo uso del operador de la ecuaci6n de diferencias, o molé
cula, como se ve en la fig. 1. l.Oa en cada· pun~o. La ecuación -
en funci6n de la deflexi6n W, para cada punto i,_ j, se·muestra -
en la fig. l..l.Ob. 
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Se escribe una ecuaci6n para cada .. punto de deflexi6n desconocida, 
y se resuelve el grupo de ecuaciones 'simultaneas para las defle
xiones desconocidas. 

El .. nOmevo de cuadrículas que se deben tomar en consideracicSn, . d: 
pende de la precisi6n que.se quiera, de la .prueba de ensayó y.de 
la capacidad de la m!quina computadora. 

Dentro de los ní~todos de diferencias finitas, el modelo físico .:... 
que más se usa~ es sin duda el de la ANALOGIA DE LA PLACA, que -
consiste en una estructura formada por una serie de barras rígi
das ortogonales conectadas por varios resortes y los momentos -
flexionantes y torsionantes se piensa. que . act1lan en ésta es.truc
tura reemplazando a la placa. 

El autor de éste modelo fue Newmark. Descripciones completas de 
las propiedades y el uso del modeló de la analogía de la placa, 
son proporcionadas por Ang y Newmark, en una descripci6n sobre -
el exitoso procedimiento de distribuci6n de momentos para losas, 
realizado por Ang y Prescott, Este modelo se analiza punto por
punto, y se obtiene un conjunto de ecuaciones exactamente igua
les a las ecuaciones diferenciales antes vistas y se resuelven
de la misma manera. El m~todo tiene la capacidad de tomar en -
cuenta condiciones de límite muy complejas, el cual fue usado 
po~ Simmonds, para obtener los momentos, cortantes y deflexio -
nes, en una serie de losas de 9 tableros, apoyadas en vigas fle 
xib1es unidas a columnas flexibles. 

Una ventaja .de estos modelos físicos, para el an~lisis de pla' -
cas, es que los resortes del modelo, se cqmpartan. de acuerdo- a
las relaciones elasto-plásticas, esfuerzo-deformaci6n o momento
curvatura. 
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En los inicios de la era de 1a computaci5n, ·a finales de los afios 
SO's y a principios de lop 60 1 s se usaron varios métodos basados
en dife:r-encias finitas y analogía de placas, se usaron ampliamen
te en estudios de·detalles, como la distr~buci6n de esfuerzos al
rededor de. la columna en losas sin vigas, efec'tos· de rigideces -
de flexi6n y torsi6n de vigas y efectos de ·~igideces de c~iumnas
para la distribuci6n de momentos de losas. 'Muchas de las dispos! 
ciones descritas en el. c6digo ACI-77, para el. disefio de estructu
ras de losas, se·pueden remontar directa o indirectamente a esos 
estudios; 

M~TODOS APROXIMADOS 

Numerosos métodos aproximados para el aná1isi.s de losas, han si
do propuestos, desarroll.ados, y usados en· los últimos años. Mu
chos de éstos aparecieron antes de la era de las .computadoras. 

La sustituci6n de una losa por una serie de vigas ortogonales, -
con una viga en cada dirección por lo menos~ es uno de los recur
sos más antiguos que se han usado. 

Los momentos flexion~ntes que se obtengan, pueden diferir consi
derablemente de la distribuci5n teórica .elástica actual, debido 
a la omisi5n del. término de las ecuaciones parciales mixtas, en
el estado de equilibrio de la losa, de la ec. 2.5. 

Siess y Newmark, desarro1l.aron un procedimiento de distribución -
de momento, para una l.osa de varios tableros apoyada en vigas sin 
flexionarse. Este procedimiento es directamente comparable a·e1 
de distribución de momentos de ~igas real.izado por Cross, excepto 
que los factores de di.strivuci6n de momentos, son aproximados, --

. donde tod~s los momentos negativos están equilibrados y los mome!! 
tos positivos se .calculan usando otra: se.ríe de factores aproxima
dos. Se puede tomar en cuenta la rigidez· torsional de l.as vifas 

.de apoyo, 



29 

A medida que las vigas permanecen rígidas a la flexi6n, el méto
do da valores razonablemente exactos para el momento, suficien-
tes para los prop6sitos de disefio. 

El principal problema es que pocas vigas son verdaderamente rí
gidas, atin.cuando los muros de carga satisfacen esta limitación, 

·y los momentos en los tableros de borde y esquina, resultan par
ticularmente sensibles. a pequefias deformaciones de los apoyos, 

Vanderbilt, presentó un m6todo aproximado, para el cálculo de -
las deflexiones de losas continuas, con y sin vigas, en los que
se combinan varios aspectos de análisis de marcos, y soluciones
conocidas de placas rectangulares simplemente apoyadas. El efe= 
to del agrietamiento debido a las rigideces se tom6 en cuenta en 
forma empírica. El procedimiento pudo probablemente también ser 
usado para el cálculo de momentos, pero ésto nunca se hizo, tal
vez porque en ese tiempo se desarrollo el método del análisis del 
marco equivalente. 

Método del marco equivalente. Este método se aplicó por varios
afios, hasta que en 1963 el código del ACI lo incluye en sus dis
posiciones, para losas planas y placas planas. 

En el afio 1977, es revisado este.método del marco equivalente por 
dicho c6digo 1 se amplía y se incluye para losas en dos direccio
nes. 

El análisis del marco equivalente permite una determinaci6n de la 
distribución de los momentos negativos y positivos, tomando en -
cuenta la variaci6n .en longitud.y carga de var~os claros y rigi
d~ces de apoyo, pero no da alguna inforinaci6n sobre las distribu 
cienes-cuando actGan fuerzas laterales, a través. de las losas o
las ·vigas. 
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La versión ACI-77 en cuanto a las disposiciones 'del análisis del 
marco equivalente,. se basaron en los trabajos de Co:t>iey y Corley. 
y Jirsa. 



C A P 1 T U L O 11 

RESULTADOS DE LA TEORIA ELASTICA 
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1 N T R o D u e e 1 o , N 

Antes de describir.los métodos de disefio de losas. Ya sea el -
método directo o el de1 marco equivalente, conviene saber lap~ 
cedencia de los requisitos para análisis y diseño hechos por el- . 
c6digo ACI. 

Estos requisitos se basaron en muchos factores, incluyendo los -
resultados de estudios analíticos de l~s momentos por la teoría 
elástica, los resultados de pruebas de varias estructuras tanto 
en modelos y prototipos a escala, los análisis de resistencia -
de.varios tipos de estructuras de losas, usandó la teoría de las 
líneas de fluencia, y la experiencia de sucesos y fallas en es -
tructµras de losas que se han ido acumulando durante los últillÍos' 
tres cuartos de siglo. 

El c6digo ACI-71 contiene algunos cambios con relación a las úl
timas ediciones, El cambio más importante es el de la unifica -
ci6n de los métodos de disefio para todas las losas, con y sin v! 
gas. Como un resultado de ésto, todos los tipos de losas gira -
rán en torno a los mismos factores de seguridad, que es una re~
forma importante, ya que una losa apoyada en vigas fue significa
tivamente más fuerte que una losa sin vigas, a6n cuando ambas -
tengan la misma carga viva y muerta, y la misma calidad de mate
riales. 

Una corta historia de la evolución del código, dá alguna pers -
pectiva a la complejidad de la tarea de revisar completamente en 
forma ordenada una secci6n de dicho c6digo. En 1956 se inició
una larga investigación en la universidad de Illinois. Se ensa
yaron cinco losas con nueve tableros a escala, con diversos dise
fios. Los resultados de estas pruebas fueron descritos por Sozen 

,,,·.' 
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y Siess. Se hicieron ensayos a placas planas pero a diferente -
escala de la anterior, realizadas por la Asociación del Cemento 
Portl.and, siendo un gran complemento en l.a serie de estas prue
bas. Una extensiva, investigación analítica se realizó al mismo 
tiempo, y cientos de estructuras de losas, fueron analizadas -
con técnicas numéricas. 

El volumen de trabajos analíticos y experimentales fueron comple
tadós en 1962. La formulación de los requisitos propuestos en el. 
código, se llevaron al mismo tiempo, usando primeramente los re
sultados de los estudios analíticos, con una muy importante co -
~relación con los resultados experimentales. La reunión del có
mité 421 del ACI y ASCE sobre pisos de l.osas de concreto refor :... 
zado,, se le di6 la responsabilidad de mejorar el capítulo 13 del 
Acr:...11. 

Se llevaron siete afios en la evol.uci6n, de dicho capítulo, así co
mo discusiones y regateos entre l.os'puntos de vista teóricos y -
prácticos, y entre la necesidad de hacerl.o general y simple, si
guiendo las publicaciones anteriores del capítulo 13 como la 
parte del código ACI-71. El capítulo 13 de eáte código dá dos -
procedimientos de ·diseño par'a sistemas de losas, y son el método 
de diseño directo y el del marco equivalente. 

EL *ÉTODO DE DISEFJO DIRECTO 

PaJ:,'a un sistema de l.osas, con y sin vigas, y ,con carga vertical 
sólamente, debe satisfacer l.os siguientes requisitos: 

1. En cada dirección debe existir un mínimo de tres claros conti-
nuos. 

2. Los tableros deben ser rectangulares, con una relaci6n de cla
ro, largó a corto, no mayor de 2. 
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3. Las longitudes de los claros de tableros sucesivos en cada di 
recci6n, no deben diferir en más de l/3 de la longitud del 
claro mayor. 

4. Las columnas pueden estar desalineadas un máximo de 10% del -
claro (en la direcci6n del desalineamiento)' a partir del eje.:.. 
que una los centros de las columnas suc~.~ivas. 

s. Todas las cargas deben ser únicamente gravitacionales, y es
tar distribuidas de manera uniforme en todo el tablero. La
carga viva no debe exceder de 3 veces la carga muerta. 

6. Para un tablero con vigas entre los apoyos en todos los la
dos, la rigidez relativa de las vigas en dos direcciones pe~ 
pendiculares, 

0(1122 

0(2~1 2 

no debe ser menor que 0.2, ni mayor que 5.0, o sea: 

0.2 

7. Tal 

..:; ot1 l22 
1 2 ..e s.o 

°'2 1 
como lo permite la secci6n 8.4 ACI-77, la.redistribuci6n 

de momentos no debe aplicarse a los sistemas de losas disefia
das por medio del método de disefio directo (ver secci6n 13.6.7). 

8. Pueden aceptarse variaciones a las limitaciones (a las condici~ 
nes anteriores) siempre que se demuestre:i;xirmedio del análisis, 
que satisfacen los requisitos de la secci6n 13.3.l o sea, que 
se satisfagan las condiciones de equilibrio y compatibilidad -
geométrica, si se demuestra que la resistencia de disefio en -
cada secci6n, es por lo menos igual a la resistencia requerida 
en las secciones 9.2 y 9,3 y que se cumplan todas las condicio 
nes de servicio, incluyendo los límites especificados para las 
deflexiones. 



35 

Los sistemas de losas que no cwnplan con éstas condiciones, o -
que aCin cumpliendolas se desean diseñar con un método más exac
to, o cuando se tienen cargas laterales, se usa el método del -
marco equivalente. 

El nlfodo de diseño directo dá reglas para la determinaci6n del 
momento estático total de diseño y su distribución entre seccio 
nes de 'momento negativo y positivo. 

El método del marco equivalente, define un marco equivalente p~ 
ra hacer el análisis estructural para determinar los momentos -
negativos y positivos que actúan en el sistema de losa. Ambos 
métodos usan el mismo procedimiento para dividir los momentos -
originados entre las franjas central y de columna de la losa y-
1as vigas. 

El espesor de una losa de entrepiso se puede determinar antes -
de realizar el diseño, ya que el peso de las losas es una parte 
importante de la carga muerta de la estructura. 

La resistencia al cortante de losas sin vigas, es frecuente un -
factor de control, y la losa puede tener un espesor suficiente -
para suministrar una adecuada resistencia al cortante. Una for
ma menos frecuente, es determinar el espesor por los requisitos
de momento flexionante y ésto nos lleva a los espesores núnimos
dados en el código ACI-63. 

DESCRIPCIÓN DEL MtTODO DE DISERO DIRECTO 

Anteriormente se dieron las condiciones que debe cumplir este mé 
todo. 

Antes .de rea1izar el análisis para aplicar este método, es nece
sario determinar el peralte preliminar "h" de la losa para el --
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control de las deflexiones de acuerdo con los requisitos de pe
ralte mínimo de la secci6n 9,5,3. 

En los sistemas de losas sin trabes, se recomienda: para el aná
lisis, verificar primero la resistencia al cortante de la losa, 
en las cercanías de las columnas u otros apoyos,- seg6n la sec -
ci6n 11.11 del c6digo. 

Determinado el peralte de la losa, se obtiene el momento está
tico total factorizado en cada claro, dividiendo el momentó -
estático total factorizado, entre los momentos positivos y ne
gativos dentro de cada claro, y distribuyendo .el momento posi
tivo y negativo entre la franja de columna y la franja inter
media dentro de cada claro, 

MOMENTO ESTÁTICO TOTAL FACTORIZADO, 

Es la suma absoluta de los momentos positivo en el centro. del
claro y el promedio de los momentos negativos en los apoyos, -
basados en una distribuci6n .uniforme de la carga a trav~s de la 
franja de disefio, entre el pafio de los apoyos, en la direcci6n
en que s~ determinan los momentos. 

Este momento se expresa como: 

M
0 

= wl2ln
2 EC,2,1 

-a-
dónde: w = carga uniformemente distribuida por unidad de área 

12 =claro de centro a centro de columnas o ancho del 
tablero considerado en la direcci6n transversal. 

ln = claro libre de cara a cara de los apoyos, en la di
' recci6n considerada-. 
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Esta f6rmula se obtiene de la siguiente manera: 

Considerese el siguiente tablero interio:r:> de un piso de losa ac
tuando en dos direcciones, como se muestra en la siguiente figu
ra 2.1. 

La carga que act6a en la fig. (c) es wl.J. por ~idad de longitud en 
1a direcci6n del claro largo. 

La carga que act6a hacia arriba en las líneas l'-3 1 o 2 1 -~' es 
wl

2
ln, donde ln es el claro que se toma a partir de la cara de 
~ 
1as columnas o apoyos. 

Si el momento negativo M(-), y el posit"ivo M(+), son valores nu -
m~ricos de los momentos flexionantes positivos, a lo largo de. las 
líneas 1 1 -3 1 y 5-6, el momento de equilibrio del diagrama de ,cue~ 
po libre de la figura (d), requiere que: 

Mo = M(-) + M(+) 
2 wlj ln 

e 
EC.2.2. 

E1 ACI, usa la notaci6n Mo, para encontrar M(-) + M (+) y llama 
Ho al mome~to estático total factorizado. Y establece que la su
ma absoluta del momento positivo y el promedio de los momentos n~ 
gativos factorizados en cada direcci6n no ser&n menores que 'Ho'
o sea: 

H (-)IZQ + M (-) DER + M (+) ;;: Ho = 
2. 

donde: w = carga factorizada p~r unidad de 

w1·1n2 
. 2 .. 

e . 
área 

EC.2.3 • 

ln = claro central en la direcci6n que se determinan los 
momentos,nied{ck:{ centro a centro de los apoyos, pero 
no menor que o.65 J.:.i 
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11 claro ongi:tud:i:nal en la direcci6n que se determinan 
los mo1entos, medido centro a centro de los apoyos. 

12 = claro ransversal, medido centro a centro de l.os -
apoyos 

En construcciones d l.osas plansas los entrepisos de losas que se 
apoyan en capiteles redondos, el ACI sugiere el procedimiento de
considerar los apoy s c.irculares como apoyos cuadrados, teniendo
la misma §.rea. 

En el disefio de s ~ue actúan en dos direcciones, el valor de 
Mo, debe primero se dividido entre M (-)y M(+), si cada extre
mo del claro está r stringido de igual forma, o se divide entre
(M (-)IZA+ M (-) DER} l'l¡f M (+), si los extremos del -
claro se restringen de diferente manera. Entonces los momentos
M(-) IZQ, M(-) DER y M(+) serán distribuidos transversalmente a
lo largo de las líneas l-3 o l'-3', 2-4 6 2 1 -4 1 y 5-6 respecti -
vamente. Esta Últi distribución es una funci6n de la rigidez 
relativa a la flexión entre la losa y la viga incluida. 

En seguida se 
cómo obtener las 

figuras 2.2 y·2.3 1 que nos indican -
diseño y cómo considerar los apoyos-

para obtener las secciones críticas para el momento negativo de 
diseño. 

MOMENTOS FACTORIZA OS POSITIVOS Y NEGATIVOS 

La distribución de los momentos negativos y positivos adoptada -
para un .tablero in erior en ~l ACI-77 para el método de diseño -
directo, es de, o. 5 Mo, para el momento negativo y 0.35 Mo para 
el momento positiv • Para los claros extremos la distribución -
del momento estáti se controla por la rigidez relativa de la -
columna exterior e uivalen~e o sea por la rigidez de la columna
de borde reducida or la influencia de la flexibilidad torsional 

de la viga secunda ia. Estas recomendaciones son las mismas que 
las del código ACI 71. 
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La distribuci6n del momento de un claro extremo es esencialmente 
la que resulta de un s6lo ciclo de distribuci6n de los momentos 
negativos de empotramiento en el borde de la estructura, más el.
que se transporta a la primera sección del momento negativo inte 
rior. 

Por tanto la distribución de momento es: 

nonento negativo int;erior = M:> (0.75 0.10 ) = 1-b (0.75 - 0.101) 
1 +(J/114!c) 

llOllelrt:o de disero positivo = M:> (0.63 - . 0.28 ) = 1-b co.63 - o.2a1 > 
l<l./ot ec) 

m:mento negativo exterior = M:> 0;65 = 0.65"(M:>. 
l+(l/O(ec ) 

donde OCec = kec = rigidez relativa columna exterior equ! 
~(ks + Kb) valente. 

kec = rigidez a flexión de una columna equivalente (momento 
entre rotación unitaria). 

kb = rigidez a flexión de la viga. 

Ks = rigidez a flexión de la losa 

1 = l/tl+ (l/o<ec) ] sustituyendo aquí <Xec, se tiene: 

= 1 = Kec/ (Kec + Ks .+Kb) 
(1 +( ___ 1 __ ) 1 

Kec/ (Ks+ Kb) 
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Eate .factor 't pa,ra la d~str.iouci5n en el. claro extremo se basa 
en larel.aci6n entre la columna equivalente y las rig;Meces de la 
losa y vigas en una junta exteriol:' • ~ ec. 

Las distribuciones de momentos se presentan gráficamente en la -
siguiente figura 2 .4 si los momentos· negativos en los dos lados
de un apoyo no son igual.es t las secciones so'i1re ambos l.ados del
apoyo, se diseñan para el momento m!a grande, ver nudo 2, a me~ 
nos que un análisis, tome en cuenta J.a rigidez relativa de ambos 
el.aros y los apoyos estén hechos para determinar J.a distribución 
del. momento desequilibrado. La sección critica para momento ne
gativo, se toma· a través de la línea de la cara de la col.umna y 
extendiendose perpendicularmente a el el.aro en la direcci6n con
siderada como se· demuestra en la J.ínea A~A de la figura, 2.5. 

Cuando el. ancho transversal de un apoyo es igual o mayor que 3/4 

del. ancho de la franja de diseño (de la fig. 2.6), c2 ~ 3/412d',
el ACI en su secci~on 13.6.4.3, señala que el momento negativo -
factorizado se distribuya uniformemente a través de la franja de 
diseño del tablero y la longitud en la·dirección del claro que se 
anal.iza. Una excepción de ésto es cuando un apoyo tiene un gran
ancho transversal. 

Una franja de columna en la parte exterior.de un claro extremo, ~ 

se necesita que resista el momento negativo total factorizado, 
en la franja de diseño, a menos que .se pongan trabes de borde. 
Esto se ilustra en J.a fig. 2.4. 

Secuela para el cálcul.o del parSmetro 8 

1. La sección transversal de la losa, vigas y columnas, se puede
suponer uniforme en toda su longitud. Como los errores causa
dos por la simplificación de dichos elementos tienden a elimi
narse entre si, es preciso simplificar tanto el sistema viga~ 
losa como el de columnas, o ninguno. 
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2. Cuando 1as vigas cubren un c1aro entre co1umnas, no es necesa
rio aumentar 1a rigidez torsiona1 de 1os miembros adyacentes -
a torsi6n, como 1o requeriría 1a secci6n 13. 7. S.~. 

3, Se puede utilizar e1 mismo factor'( para una franja exterior
de diseño (ver fig. 2.2.), como se ca1cu16 para una franja in
terior de disefio, en e1 caso de que la co,:i.,umna de esquina ten
ga e1 mismo pafio q~e 1a co1umna exterior de 1a franja interior 
de diseño. 

La rigidez de la columna equivalente Kec en t~rminos de la ~ 
flexibi1idad se expresa como: 1 = 1 + 1 o sea 

Kec L.Kc ~Kt 
aquí se usa e1 t~rmino -:E,Kt en vez de Kt, que viene en la -
f6rmu1a 2.6 de1 ACI actual, esto se hace con ·e1 fin de simpli
ficar la expresión. 

Otra forma de expresar la rigidez de 1a co1umna equivalente es: 

Kec = ~ kc x ~Kt/ ( J€Kc + ~Kt) 

La rigidez para un s6lo miembro a torsi6n es: 

Kt = 9Ecs C ~ 

(12(1- c2 ) '] 
. 'I2 En ~stas dos úl tJ.JDas f6rmulas ~ Kc es la suma de las rigideces 

de la columna real arriba y abajo de la losa en la junta que 
se analiza, Kt rigidez a torsi6n de un miembro sujeto a tor
si6n, Ecs es el m6dulo de elasticidad del concreto de una lo
sa, c2 dimensi6n de una colÚmna, capitel o cartela rectangu
lar equiva1ente, medida transversalmente a la direcci6n del -
claro que se analiza, y por último 1a constante de.torsi6n "C" 
se determina con la f6rmula: 

(_y_ .. 0.21) 
3x 
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En esta f6rmula se tiene: 

x = menor dimensi6n de la parte rectangular de una secci6n trans
versal 

y = mayor dimensi6n de la parte rectangular de una secci6n trans
versal. 

Estos miembros sujetos a torsi6n deben cumplir con las siguientes 
condiciones (seo. 13. 7. 5. l del c6digo),, f>~ro avt+P~ .se .supo~ 'I""' ~~+o.s. 
itilPM.ÓV"OJ; +;~,,, .. "' 1ma .uoc. ~v.•~- cm +DJa .s.11 1o~1-1+ucJ 9u"~t; /a Maye,... d~ ~ 
a) una porci6n de losa que tenga un ancho igual al de la columna, 

ménsula o capitel, en la direcci6n del claro para el cual se -
determinan los momentos, 

b) Para sistemas monolíticos o totalmente compuestos, la porci6n 
de losa especificada en el inciso anterior, más la parte de -
la viga transversal arriba y abajo de la losa. 

c) La viga transversal que se muestra en las figuras 2.7. 

Para encontrar el valor de la constante de torsi6n "C" como ya se 
dijo, se subdivide la secci6n transversal de los miembros sujetos 
a torsi6n en rectángulos (ver comentarios del c6digo, en la sec. 
13.Z.s., fig. 13.14). 

Para calcular la constante "C" se puede hacer uso de la_ gráfica 2.1. 
(pág. 158, fig. 4.11 de la referencia 1). 
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A1 hacer la subdivisi6n de los rectángulos, se tomará el valor 
mayor de "C" que de (1) 6 (2). 

T 
1 

( f) ( z.) 

en éste caso, "C'1 es la mayor de (1) 6 (2). 

DISTRIBUCIONES DE LOS MOMENTOS DE DISEÑO 

MOMENTOS FACTORIZADOS EN FRANJAS DE COLUMNA 

Las distribuciones de los momentos de diseño, puede hacerse se
~ la~ especificaciones 13.6.4 del código, para el caso de lo
sas que cumplan las restricciones del método de diseño directo, 
y también para losas analizadas por el método del marco equiva
lente, si los tableros de las losas tienen relaciones 11 ,11 2 = 2 
o menores, y que satisfagan las restricciones de la rigidez re
lativa de la viga en las dos direcciones, dadas por el método 
de diseño directo. 
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Las distribuciones de las secciones de momento positivo y nega
tivo interior, basadas en los momentos de la teor~a elástica, 
se grafican contra el parB.metro de rigidez de la viga o<1 ( 1 2> 
en las figuras 2.8 a 2.12. lj 

En el código ACI-77 las curvas fueron reemplazadas por funciones 
bilineales, las cuales resultaron muy buenas representaciones -
de las cur11as y se describieron fácilmente en matematicas o en
forma tabular. Estas curvas no se usaron, ya que estan sujetas 
a errores de lectura (aproximación) y por lo tanto no son usa -
das en el código mencionado. 

Se hicieron algunos intentos para descubrir ecuaciones aproxim~ 
das para el ajuste de curvas, con poco éxito. 

Los momentos de distribuci6n del código para momentos negativo y 
positivo interior se presentan en las figuras 2.13 a 2.15, para
lelamente con los momentos teóricos, para un tablero interior -
cuadrado y para ambos claros de un tablero interior rectangular 
con relaciones de 11/ 1 2 = 2. Las más grandes diferencias sig-
nificativas ocurren cuando o< 1 c12111 > es cercano a 1.0, --
cuando los valores del código para momentos de vigas, son gene
ralmente también altos. CuandoOl:'1< 1 1I-1> ~ 1/2, los momen
tos de vigas del código, son generalmente bajos, pero de igual 
manera, las vigas son generalmente también. pequefias para ser -
prácticas, ya que resultan antiecon6micas, sin ningún beneficio 
significativo de la viga. 
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En seguida se presentah las tablas que dan los porcentajes. para 

la distribución de momentos en franjas de columna y central. 

TABLA 2,1 
PORCENTAJES DE MOMENTOS POSITIVOS 

L2/Ll 

o(, ~~··º 

0,5 1.0 
franja franja franja franja 
colum. cent. coluro. cent. 

60 40 60 40 

90 10 75 25 

TABLA Z.2 

2.0 
franja 
colwn. 

60 

45 

PORCENTAJE DE MOMENTOS NEaATIVO INTERIORES 

L2/U 1.0 
franja franja franja franja 
colwn. cent. colum. cent. 

75 25 75 25 

90 10 75 25 

TABLA Z.3 

2.0 
franja 
colum. 

75 

45 

PORCENTAJES DE MOMENTOS NEGATIVOS EXTERIORES 

L2/U· o.s 1.0 2.0 
.Ar franja franja franja franja. franja Cl(Í 71=0 co1um. cent. co1um. cent. colum. 

l!'t:so 100 o 100 o 100 

~~%.5 75 25 75 25 75 

"CÍ~~o ~-o 100 o 100 o 100 

~~2·' 90 10 75 25 45 

franja 
cent. 

40 

55 

franja 
cent. 

25 

55 

franja 
cent. 

o 
25 

o 
55 
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Los momentos de la franja de columna, incluyen los momentos de 
la viga, con la divisi6n entré viga y losa, como se determina
rá después. La distribuci6n de momentos positivo y negativo -
interior, son una función sólo de la rigidez a flexi6n de la -
vigac(' 1 y la relaci6n 12/11 • La distribuci6n ·del momento ne
gativo interior, es una funci6n de la rigidez a la torsi6n de 
la viga de borde, f1 t; la rigidez a la flexió~ de cualquier
viga interior,o('1 , formando parte de la columna de borde, y la 
relaci6n,(12111 >. 

Se admite hacer interpolaciones lineales en.los valores de las 
tablas anteriores. Esta distribución de momentos también se -
tiene de las figs. 2.1.6 y 2j7. 

Otra forma de distribuir los momentos en una franja de columna 
es l.a siguiente (ver p~ag. 152, ref. 2): 

para un momento negativo 
para un apoyo interior: 75+30(o( 1l211i> (1-12111> EC.2.4 

Para un apoyo exterior: 100 - 10 f.t\+12@.l,"'1.12'11) (1 -l2/1i) EC.2.5 

Para un momento positivo 60+30 <«1 l.2/l.1) (1.5 - 12111} EC. 2 .6 

Nota, cuando ~ 11211.1 > .1, a, toma,r .1,0, en las. ecuaciones ante ... 
riores. 

Cuando fl t> 2. 5, tomar 2. 5, en la : ecuaciSn 2. 5 

donde tJ t = Ecb C 
2Ecsls 

en las cuales el. porcentaje del momento que se aaigna a la fran ... 
ja de columna se traza contra la relaci~on 1 2111 , tanto para las 
secciones de momento positivo y negativo y para lo~ casos con y 
sin vigas. 
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Si no hay vigas de borde, es necesario poner suficiente e9fuer
zo dentro de una franja .. de ancho c2 + 2d (es decir, el ancho 
de la colwnna más un peralte efectiwo de la losa a cada lado de 
la columna). 

Se encontró que en más casos el requisito de •41Pfuerzo núnimo, 
gobierna en las franjas centrales de las secciones de momento -
negativo exterior, aan cuando las losas tienen cargas fuertes. 
Un importante efecto de ésto, es minimizar los momentos de tor
sión que pueden ser desarrollados en las vigas secundarias. 

Cuando tJ t= 2. 5, la distribuci6n de momento negati v.o. exterior -
es la misma, como en una secci6n de momento negativo interior, 
según los estudios de momentos elás.ticos. Sin. embargo es muy
remoto que cualquier viga de concreto_reforzado, podrá razona
blemente tener una cierta rigidez torsional alta, si es dise
ñada sólamente para la carga de ia losa más el peso del muro 
de relleno, así este límite es hipot~tico en la mayor de las
observaciones. 

Una variaci5n lineal. del momento negativo exterior pon fit , no es 

probablemente correcta, pero será lo suficiente exacto para los 
propósitos de diseño, dentro del actual rango de @ _ t , en con·::..; · 
trándose valores idóneos. Jofriet, en sus estudios .de losas , -
con vigas de borde, sugiere una variación implicando el término 
fJ t/(l+~t) • 

MOMENTOS FACTORIZADOS EN VIGAS 

Una vez que han sido determinados los momentos de las .franjas -
de columna, se pueden conocer los momentos de la viga. 

Cuando en una franja de columna hay úna viga entre.columnás, el 
momento factorizado que se asigne a la franja de columna, debe 
distribuirse una parte de éste a la sección de la losa y otra 

a la sección de la viga. Por tanto la cantidad de momento ~~ 
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factori:zado de la . .t'ranja de columna que ha de re.sis.ti'r la viga, 

varía linealmente entre u·y 85% 1 si c< 1 (~) varia entre o y 

1.0. o sea, asto qu:i:ere decir que si 11 0(1(~)~ 1, se -

asigna4la viga el 85% del momento factorizado de ii franja de 
columna y a la losa le corresponde el 15% restante. Se debe -
de revisar que la secciGn de la viga resista las cargas apli -
cadas directamente a !!ata. Para valores de o<1 ( 

1 2) comprendi
. l 

dos entre O y· 1. O, el porcentaje del momento 1 que debe -
resistir la viga, se obtiene por interpolaci8n lineal.. 

De los estudios de Sutherland y Appleton, los cuales se basa
ron en pruebas de losas de tablero rectangulares, cuyos resul 
tados se presentan en las figuras· ¡. 8 a a •. 12, se tiene lo -
siguiente: 

Los momentos en vigas, franjas de columnas, y franja central, 
se presentaron contra el factor de rigidez relativa de viga -

o<1 1 2 <y->. 
1 

Los datos de las figs, 2.8 a 2,.12 1 son para la com0inaci6n esp~ 
cífica de rigidez a flexi6n.de vigas, dada por la expresiSn: 

Ecbib.1 = 11 

Ecbil'l2 12 

En otras palabras, los momentos de inercia de las vigas son pro
porcionales a sus claros. 

Un incremento en la rigidez de viga, siempre causa un aumento -
en el momento de 1-a franja de columna y puede ser factible co~ 
siderar la franja de columna y viga como una unidad. Incremen
tando la rigidez de viga causa reducciones en el momento de la
franja central, a lo largo del claro del tablero rectangular, -
y se incrementa en los momentos de la franja central, en los -
claros cortos. 
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"· 

Para realizar el diseño de la viga, se necesita conocer la fuer
za· cortante. Las especificaciones del ACI-77, recomiendan que.
para vigas con o{ 1 e .2.. . ) ~ 1. o ' deben estar dimensionadas para r~ 

31 
sistir un esfuerzo cortante originado por las cargas gravitacio-
nales afectadas por el factor de carga, sobre una superficie que 
se define en la figura ~18. 

,..J 1 1 Para valores ....... (~) 1 entre 1.0 y 0 1 la parte de carga so-

portada por la capacidad a esfuerzos cortantes de l.a viga, debe 
encontrarse por interpolaci6n lineal. 

La parte restante de la carga de la superficie rayada se supone, 
que se transmite directamente a través de la losa a las columnas 
situadas en las cuatro esquinas del tablero. 

Para bajas rigideces de vigas, las fuerzas cortantes obtenidas -
de·las áreas tributarias, para el caso de una viga rígida, puede 
reducirse linealmente a cero, siempre que o< 1 tienda a cero. 

Las distribuciones de carga de la figura 2.18, dan buenas aproxi
maciones para las cargas aplicadas, para vigas muy r!gidas, segtln 
se tiene de los resultados de la teoría elástica. 
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MOMENTOS FACTORIZADOS EN FRANJAS CENTRALES 

Para entender la dÍstribuci6n del momento en estas franjas convie

ne hacer la siguiente 2.19. 

FI~. 'Z. 11:) 

1,,, coL 1-,:. col. 
+----+¡ 

F. CSJIT· 

8 

MURO 

F.c:SNf. 

A 

Los momentos de las frapjas centrales, es la parte restante que se 

tiene al hacer la distribuci6n de los momentos factorizados de las 

franjas de columna. Esta parte o porcentaje se tiene de las ·tablas 

2.1 a 2.3. Sin embargo, observese en la figura que hay un caso en 

el que un 1/2 de la franja central, es adyacente y paralela a un -

borde apoyado en un muro. Por tanto la franja central 'A' debe -

ser capaz de resistir el doble del momento asignado a la mitad de 

la franja central derecha del eje 2. 
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MOMENTOS FACTORIZADOS EN COLUMNAS Y MUROS 

Momentos en apoyos interiores. La sección 13.6.9 del c6digo 
instruye al disefiador, a proporcionar los apoyos interiores 
de columnas y muros para los momentos que se producen por las 

r Por~/ f~c."1>~ d• e;ª"'?• · cargas afectadas+que se tienen en la losa, y da una ecuaci6n 
para obtener el momento en la columna· interior, a menos que 
se haga un s6lo análisis más general para el cálculo de ~ste. 

En claros interiores, los momentos negativos en la losa se -
determinan, suponieno que se halla presente toda la carga -
muertay toda la carga viva. Para el cálculo de la colunma, 
resulta una condici6n de carga más importante si no actúa -
parte de la carga viva. De acuerdo con ello, el c6digo exi
ge que las columnas interiores resistan un momento de: 

Mi• o.oe(C<.ud +o.sw..t).ltCAil-w~...e;c...e">tJ-=.o.08"t[w,.t,.L,N2+WJiz,f,.1. 
(+ (f/alE>c) -w'd..t{(1")'2] E.c.2.1 

donde: wd = carga muerta de diseño (incluyendo el factor de 
carga). 

wl = carga viga de diseño (incluyendo el factor de ~ 
carga). 

Las li.terales wl, wd, 12 "!f ln, se ref;tern al más l.argo, de los 
dos claros adyacentes a la columna que se analiza y· w:·' d, 1' 2. 
y l'n se refieren al claro más cor~o. 

El. término '1' que se vil! a;I. principio de éste éapítulo, ea 
para una columna interior, e~ preciso utilizar 1.a rigidez de~ 
la viga y la losa para el. claro a cada lado de la columna. Por 
lo tanto para columnas interiores el término '( se ~sa ccm:>: 

'1 -:: K.#'c. 
( K•c +~(IC's+l('")l 
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El factor 0.08 es aproximadamente 1~2 -
del factor usado en la ecuaci6n para el momento de empotramien
to de una viga prismática con carga uniforme. El término 
1/ ( 1+ (1/ o(ec)) es el factor de distribuci6n del momento -
combinado para las columnas. 

El momento "M" que se calcul6 con la f6rmula anterior, se divi
de entre las columnas arriba y abajo de la losa, en proporci6n 
directa a sus rigideces, como se hace en el método del marco -
equivalente. 

Los momentos en la columna interior, encontrados con la f6rmula 
anterior, generalmente serán menores que los que se tienen del
análisis del marco equivalente para una misma estructura, a lo 
menos mientras que la carga viva sea lo suficientemente grande 
para que se tome en cuenta los requisitos de carga modelo. Esto 
ocurre porque el método de disefio directo en la ecuaci6n anterior 
considera 1/2 de la carga viva de diseño, y en cambio el método
del marco equivalente considera 3/4 de la carga viva de diseñ~,
como las intensidades de las cargas parciales apropiadas. 

El uso de la columna equivalente es muy complejo y tendrán que -
hacerse aproximaciones de sus rigideces. Cualquier aproximaci6n 
que da a una columna rígida, la cual es algunas veces alta, es -
conservativa, pero presumiblemente aceptable, ya que incrementa 
el momento de diseño de la columna. Consecuentemente, malas 
aproximaciones para la rigidez equivalente, serán aceptables -
para la columna interior que para la columna de borde, ya que -
tanto los momentos de la losa y la columna, se ven influencia
dos por la rigidez de la columna equivalente de borde. 
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Momentos en apoyos exteriores. Estos momentos se obtienen con la 
siguiente expresi6n: 

Me = Mf + (3.25 +o. 751) Ce/ln) Mo EC. 2.a 

donde: Mf = momento exterior negativo factorizado en el pafio -
del apoyo. 

e = Cl/2 ~ o.175,e1 (ver fig. 2.3). 

En seguida se dan expresiones (ver pág. 156. ref. 2) para obte
ner los momentos resistidos en las columnas superior e inferior 
(basados en las rigideces relativas de la columna): 

Momento resistido por la columna superior; 

Ma = (1-0.75h/1
0

) (< (Kc)a /::!Kc >)(Me o Mi) EC. 2.9. 

Momento resistido por la columna inferior;· 

Mb = B 1-0. 75 (2a-h)/lc~E<Kc)b /~Kc>] <Me o Mi) EC. 2,10., 

donde: (1-0.75 h/lc) = factor para reducir el momento en la uni6n 
de columna y la viga-losa por encima de la 
junta. 

(1-0.75(2a-h)lc} = factor para reducir el momento en la uni6n 
de la columna y la viga-losa por debajo de 
la junta. 

a = peralte.: de la viga-losa , 
h = peralte total de la losa 

(Kc)a = rigidez a flexión de la columna superior. 
CKc)b = rigidez a flexi6n de la columna inferior. 
~Kc = suma de rigidez a flexi6n de las columnas 
Me, Mi = .ECS. 2.7 y 2.a. 
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DISPOSICIONES PARA LOS EFECTOS DE LOS MODELOS DE CARGA 

El m~todo de diseño directo, puede considerar varios casos de -
carga modelo, El ACI da al disefiador dos opciones; 1) proporci~ 
nar ciertas rigideces mínimas de columna, así de este modo ais -
lar un claro de los efectos de la carga del siguiente claro, 6 -

2) incrementar los momentos positivos de diseño para tomar en -
cuenta los efectos de las cargas modelo. El prop6sito es produ
cir una estructura en la que el esfuerzo promedio en el refuer
zo del momento de la carga de servicio (considerando toda la 
carga viva y toda la carga muerta), por los efectos de las car
gas parciales. 

La resistencia de la losa no es por lo general un problema de -
cargas parciales, sino de un agrietamiento excesivo y/o de fle
xión, posiblemente. Se hicieron estudios con dos tipos diferen
tes de cargas parciales, la de tablero de ajedrez y la de fran -
ja. Cada una tiene un comportamiento en diferentes tipos de es
tructuras, dependiendo de la relaci6n 1 2 I 11 , del tablero, -
rigidez a flexi6n de la viga, rigidez a torsi6n de la viga y ri
gidez a flexi6n de la columna. 

El arreglo de los tableros con carga y sin carga, para casos en 
que se producen momentos máximos de la losa, se muestran en la 
fig. 2.20, las dos cargas para el momento máximo positivo de la 
losa fig. 2.20 a y b) son unas de las que se han considerado en 
la literatura, y sus soluciones son fácilmente accesibles, al m= 
nos para el caso de rigidez a flexi6n de colwnnas igual a cero. 
Las cargas que producen el momento te6rico máximo negativo de la 
losa (fig. 2.20 c y e), en general no han sido analizadas a ca~ 
sa de los problemas matemáticos, y en su lugar se han sustituido 
las cargas modelo, que producen momentos máximos ligeramente más 
bajos Cfig. 2.20 d y f). Sin embargo esto no es una gran lim:i.tante, 
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ya que el incremento en los momentos positivos de la losa, son -
mucho más importantes que cualquier incremento potencial en los
momentos negativos de la losa. Las cargas que se muestran en las 
figs. 2,20 b, e y f, también producen los momentos positivos máxi
mos en las vigas, y las franjas cargadas (figs. 2.20 c y d) pro
ducen los momentos negativos máximos en vigas. La carga de table
ro de ajedrez para momentos negativos en vigas, no ha sido demos
trada, 

Adicionalmente, a las características generales estructurales, la 
relaci6n de carga ~iva a carga muerta o carga m6vil a carga total 
es muy importante en la determinaci6n del significado cargas mode
lo. Las cargas modelo son obviamente de mucha importancia poten
cial en una estructura en la que la carga viva es varias veces la 
carga muerta, que en una estructura en la que la carga viva es -
s61o parte de la carga muerta. 

La relación de la carga viva a carga muerta puede ser tornada con 
la siguiente expresi6n, que sigue la notaci6n del ACI, donde sea 
aplicable, para la relaci6n de momento efectivo y cargas modelo; 

donde: MAXM 

r = MAXM 
DLM+LLM 

= 
'(! 1 +pa 

1 +f1a 

= momento de la carga muerta más el momento máximo 
de la carga viva modelo. 

DLM = momento de la carga muerta 

LLM = momento de la carga viva, con todos los tableros 
cargados. 

't 1 = momento máximo de la carga viva modelo /LLM 'ª = DLM/LLM = carga muerta¡- carga v~va 
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Las cargas modelo especificadas en la secci6n 13.7.6.3 del ACI, -

usando un 75% (3/4) de la carga viva, en las cargas modelo, nos -

llevan a valores variables de ~ , con los máximos valores fluc

tuando entre l.21 para ~a = 4/3, a l.38 para @a = 1/3, en ambos 

casos con muy baja rigidez de columna. Resultan valores más pe

queños a medida que la rigidez de la columna aumenta. Esta con

clusi6n se basa en un valor de r1 = 2.0 mientras sea v~lido p~
ra un tablero típico interior. Usando el 100% de la carga viva

nos lleva a valores de 't = l.43 y 1.75 respectivamente, para los 

mismos dos casos anteriores. 

Estudios más a fondo, de los efectos de las cargas parciales de -

momentos de estructuras de losas, realizados por Jirsa, dan la 

tabla 13.6.10 del ACI-77. Este estudio se bas6 en soluciones de

sarrolladas por Jirsa y Gamble, los cuales se obtuvieron de los -

reportes de otros investigadores vistos en el capítulo anterior. 

Las franjas de carga modelo, son más importantes para momentos ~ 

positivos que para la carga modelo tablero de ajedrez, por dos 

razones; primera, éstas producen un gran incremento en el momen

to positivo, a menos que la rigidez de la viga sea grande, se -

gunda, la probabilidad de lograr una distribuci6n de carga en -

una estructura que se aproxim~ a la franja de carga, será mucho 

mayor que la probabilidad de lograr una carga tablero de ajedres, 

especialmente en el caso de estructuras con mucha carga viva, co

mo bodegas. 

Adicionalmente, los casos de franja de carga, producen los momen

tos máximos de la viga. 
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La rigidez de columna mínim.t~min que es adecuada para limitar 

el incremento en momentos positivos, se da en la tabla 2.~. -

(tabla 13.6.10, ACI-77). 

Los valores de la tabla anterior fueron tomados de un conjun

to de figuras semejantes a las de las figuras 2.21 - 2.23. 

METODO DEL MARCO EQUIVALENTE 

Historia. Este método fue propuesto por Peabody en 1948 y se

incorporó en ediciones posteriores del c6digo ACI, como méto~ 

do de diseño elástico. Para el ACI-77 aparece perfeccionado -

con el nombre de : método del marco equivalente. 

El método del marco equivalente, considera que las estructuras 

tradicionales, se pueden sustituir por sistemas de estructuras, 

idealizadas por marcos ortogonales. 

El ancho de cada marco equivalente está limitado por las líneas 

que pasan por los puntos medios entre columnas. 

La definici8n de marco equivalente se interpreta en la figura 

2.24 ..... prlr,, ?-~ 



TABLA 2.f. 

Cuando t!a=W111t.s./Wv.e.C2. ••debe cu..,,lir: 
1 >el fao.tor oCc=f.Kc , ao ••• •••or flU• -e""'"" . 

· S ks+K111t) . 

Rl1t••z r•l•tlv• ü vi .. oc:: Kl2%1! 

~Q. Rall.i 
l!ca:ta 

o o.a LO z.o 
2.0 O.S-&.O o O· o o 
1.0 o.a o.e O. o o 

o.a 0.7 o o o 
1.0 0.7 O.t o o 
1.25 o.e 0.4 o. o 
e.o 1.e o.s o.e o 

o.a 0.5 '·ª o.a o o 
o.e 1.5 0.5 0.2 o 
1.0 ••• o.• o.e o 
1.25 ••• 1.0 o.s o 
2.0 ••• l.• o.e o.a 

o.aa o.a ••• 0.5 0.1 o 
o.e 2.0 o.e o.a o 
f.O e.a o.• 0.4 o 
l .es 2.8 l.S p.e o.e 

. . 2.0 15.0 2.8 1.2 o.s 

. 2J si «. <. °'-'•, loa •o••ntoa positivos ultlntoa •11 loa 
tabl•roa •opor todo• por •••• &otumaa d•~•n •ultf 
plfcara• por el coeflc .. •t•: 

J -: 1 ,.. Z.• fl .. ( 1 _ ole 
1 

) 

6 .... +flo. oe. ...... 

4.0 

o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 
o 

o 
o 
o 
o 
o.a 
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FIG. 2. 21.- EFECTOS DE. LAS CARt;;AS MODl!LO 
PARA Mlf-J Dl!t LOSA, C.ON J.1/4 •0.5, O.) lj CON• 
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Para las franjas de diseño se debe de tomar la menor de 11 6 
1 2, 

para evitar la ~endencia de que el momento se concentre en el eje 
de la columna, cuando el. claro de la franja de diseño, sea menor 
que su ancho. 

Las franjas de diseño se deben hacer en las do·s· d.irecciones. Las 
columnas de los marcos equivalentes, son la& .. columnas reales pero 
modificadas o sea considerando los miembros adyacentes sujetos a 
torsi6n (las que ejercen las vigas sobre la losa). 

El sistema de pisos sin vigas, se supone que hay una viga cuyo -
peralte es igual al de la losa y cuyo ancho es igual al de la co
lwnna o capitel en la direcci6n del marco equivalente. 

En sistemas de piso con vigas, se supone que las vigas transver
sales, son vigas "T" o "L", cuyo ancho .de pat:Ln es igual a la 
proyección de la viga, encima o debajo de la losa, tomando la 
mayorJ pero sin exceder cuatro veces el espesor de la losa. 

Esto se ilustra para los diferentes casos en las figs. 2,7,1 a -
2.7.6. Cuando las losas se apoyan en vigas, las vigas de los 
marcos equivalentes y su ancho respectivo de losa, forman una vi
ga equivalente. 

El método del marco equivalente e.s apl.icable cuando no se cumpla 
al menos una de las limitaciones del método de diseño directo, o 
bien que se quiera hacer un diseño más exacto. 

En seguida se presentan los pasos a seguir, del método del marco 
equivalente: 
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l. CADA MARCO EQUIVALENTE, SE FORMA DE LA LOSA QUE SE (¡:;ON O SIN 
VIGAS, EN" EL EJE DE COLUMNAS) LIMITA LATERALMENTE POR LAS LI
NEAS CENTRALES DE LOS TABLEROS A CADA LADO DE LOS EJES DE LAS 
COLUMNAS, 

Cálculo de las rigideces. Se basan en los siguientes puntos: 

a) El momento de inercia de la unión viga-losa, entre los pa

ños de los apoyos, se basa en el área bruta de la sección 

transversal de concreto. La variaci5n del momento de iner 

cia a lo largo del eje de la viga-losa entre los apbyos, 

también se tome (sec. 13.7.3.2). 

b) Un apoyo se define como una columna, un. capitel, una mén

sula o un muro. En este método de diseño, una viga no -

se considera como un apoyo. 

c) El momento de inercia de la unión viga-losa, desde el pa

ño del apoyo hasta el eje del mismo, se considera igual -

al momento de inercia de la unión viga-losa en el paño -

del apoyo, dividida entre el valor (1-C2 /~ )1 , ( sec. 

13.7.3.3.), 

En seguida se dan las secciones para el cálculo de las rigi

deces (Ksb), de la unión viga-losa, figura 2.25. 

El término C1-c2112>2 , es el factor de amplificación, que al 

aplicarse al momento de inercia entre el paño del apoyo y el 

eje de éste, hace que la losa-trabe, tenga cuando menos un -

elemento de apoyo dentro del claro. Consecuentemente, los -

factores de rigidez y de transporte, así como los momentos -

de empotramiento basados en las consideraciones generales -

para miembros prismáticos uniformes, no pueden aplicarse a -

miembros del sistema viga-losa. 
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El cálculo de los coeficientes de rigideces, factores de~ 
porte y coeficientes de momentos de empotramiento, para los -
distintos caeo.s de geometría y carga, se obtienen de las tablas 

(de la ref. 2, págs. 200-21a) JyZ. pa.s1111a.~ m. y 11q,. 

2. RIGIDEZ DE LA COLUMNA EQUIVALENTE 

La rigidez de la columna equivalente se da como: 

__.!_ =··_t_ 
Kec· ~Kc 

+ __!.__ 
~l<t 

Kec = ~l<c *- Kt 
Ji!Kc +fl<t. 

la tabla anterior puede utilizarse para determinar la rigidez 
de la columna real y los factores de transporte. 

3, MIEMBROS SUJETOS A TORSIÓN, 

Las secciones más comunes de miembros adyacentes sujetos a 
torsi6n (ver figs. 2.41 a 2.7.6) se vieron en el método de 
diseño directo. 

La rigidez de un miembro sujeto a torsi6n (l<t se tiene de: 

EC. 2 .11 

donde: Ecs = módulo de elasticidad del concreto de una losa, 
y las literales c 2 y 1 2 , ya se definieron en el mé
todo de diseflo directo. 
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Si las vigas forman marco con el apoyo en la direcci6n en que 
se determinan los momentos, es necesario incrementar la rigi
dez a torsi6n CKt) en'la ecuaci6n anterior, de la siguiente -
forma: 

Kta = Ktisb 
Is 

donde: ·Kta = rigidez a la torsi6n incrementada debido ala 
viga paralela 

Is = 

Isb = momento de inercia de la viga-losa, o sea in
cluyendo la porci6n del alma de la viga que se 
extiende por arriba y por abajo de la losa. 

La rigidez de la columna equivalente Kec, considerando el cambio 
de Kt por la rigidez a torsi6n modificada (Kta), así como el de 
Kc por Kct, es: 

donde: Kct = rigidez a la flexi6n del extremo superior, para· --
una columna inferior. 

Kcb = rigidez a 1a 4'.flexi6n del extremo inferio:z:o, para --
una columna superior. 
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4, DISTRIBUCIÓN DE LAS CARGAS VIVAS, 

Una vez que se han calcularo las rigideces de la co1wnna- equi
valente y la viga, se puede efectuar el an41isis estructural -
del marco equivalente, pero hay que hacer ciertas consideracio 
nes de la carga viva. 

$i se conoce la distribuci6n de la carga viva., el análisis se 
hace para dicha ca~ga. Si no es así, se debe cumplir: 

a) Si la carga viva de servicio Wv~ 3/4 WM' WM 1 carga 
muerta de servicio, s6lo es necesario analizar el patr6n
de carga 1, de la fig. 2.27) con la carga viva factoriza
da en todos los claros, para los momentos factorizados 
positivos y negativos. 

b) Si la relaci6n(Wv/ WM) >' 31~, es necesario analiza~ los 
cinco patrones_de carga mostrados. El momento positivo -
máximo factorizado, en un claro da.do, se calcula suponie~ 
do que el claro está cargado con (3/4) Wv + WM' los cla-
ros. adyacentes (claros álternados) se cargan s6lo,oori· la·-
WM• ésto se ilustra en la figura. El momento negativo -
m4ximo factorizado, se calcula, suponiendo que dos claros 
adyacentes est4n cargados con WM ~ 31~ Wv, y los cla -
ros adyacentes a éstos se cargan solamente con la WM, pe-
ro en ningt'.in caso los momentos de disefio deben considera~ 
se menores que 103 que se presentan cuando la carga viva
total de disefio, está en todos l.os claros, o sea el.patr6n.,1}. 
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. . '• ........ . 
5·,· DISTRIBUCIÓN DE MOMENTOS FACTORIZADOS, 

Las expresiones para los factores de distribuci6n de momento 
(~D) en la uni6n, usando la rigidez de. una columna equivalen
te (Kec). Estos factores de distribución ro·, ·se usan direc
tamente al hacer la distribuci6n del momento. 

Rigidez de _la columna equivalente (ver la siguiente figu-
ra). 

K.,c :~Kcx~K~/{1.l<c..+:fl<~) E. c. Z.IS 

==[CKc.~¡t·Kc.-tXKt +l{i:)]/Ü.~1>+l<c.t )r (Ki:+l<t-)] 

Factor de distribuci6n de viga - losa: 

F02_, = KbJCICb1+Kb1 +K.t!'c) 

r D2-3 2 Ktoa.1 CKti, -t Ki. tKt"c) 

Factor de distribuci6n de la columna equivalente (momento de
sequilibrado de la viga-losa): 

rigideces de los 
e~UIY .. law.+.t. 

. .t, 

Jl..:. 

{ 
elementos de un marco 

~ 
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El momento desequilibrado para la columna equivalente en los c!
clos de distribuci6n del momento, se distribuye en las columnas 
arriba y abajo de la losa en proporci6n a la rigidez de la colum 
na real en la unión. 

De la sec. 13.7.7.6 del código se debe cumplir: 

Porci6n del momento de desequilibrio para la columna superior. 

= Kcb/ (Kcb + Kct) 

Porci6n del momento de desequilibrio para la columna inferior. 

= Kct/ (Kcb + Kct) 

Los momentos negativos factorizados de diseño, deben tomarse en 
los pafios de los apoyos rectilíneos, pero no a una distancia ma
yor de 0.175 1 1 , a partir del centro del apoyo. Esto es con -
el fin de prevenir una reducción indebida en el momento de dise
fio para apoyos angostos, 

Los miembros que funcionan como un apoyo ya han sido definidos 
anteriormente, as! como sus secciones. 

RESISTENCIA POR CORTANTE, SIN USAR NINGUN TIPO DE REFUERZOS. SE 
GON ACI, 

El ACI-77 recomienda que el diseño de las secciones sujetas s -
cortante, sin r>efuerzo por cortante, se basa en· : 

Vu ~ 11) Ve EC. 2.14. 

• 



Donde Vu, es la fuerza cortante factorizada en la secci6n consi

derada, 0, es el factor de reducción de resistencia 

para el cortante C =0.85), y Ve, es la resistencia de 

la fuerza cortante nominal, suministrada por el concre~ 

to. 

La resistencia de la fuerza cortante nominal;: de losas de concre

to del peso normal, en dos direcciones se da como: 

donde: 'c' es la relaci6n de lado largo a corto, del área de la -

carga concentrada o de la reacci6n, fe', es la resistencia del -

ci1indro de concreto a comprensi6n (psi), d, es la distancia de -

las fibras más alejadas a el centroide del refuerzo de tensi6n de 

la losa Cin), y b
0 

, es el perímetro de la secci6n crítica (in). 

Cuando se usa concreto ligero, el término ..¡-fi'C', en la ec ante

rior se multiplica por 0.75, para cualquier concreto ligero, 6 -
por o.as, para concreto ligero de arena. 

Para un área de carga de cualquier forma, la secci6n crítica se -

se encuentra de tal modo que su longitud es mínima, y que no se -

aproxima a d/2, de la periferia del área cargada. La secci6n --

crítica para columnas de diferentes formas, como se ilustra en el 

comité 426 del ASCE-ACI, se muestra~ en la fig. 2.28. N6tese que 

éste comite, sugiere que un área cargada de forma circular se - -

reemplaza por un área de carga,de forma rectangular de igual perf 

metro. 

Los c6digos actuales, ignoran la diferencia, pero tiene que derno~ 

trarse finalmente que un área circular cargada, es capaz de tran~ • 

mitir considerablemente más fuerza cortante, que un área cuadrada 

que tenga el mismo perímetro. La mejoría de la resistencia a 
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éortante, es aparentemente un resultado de no tener concentra -

ciones de esfuerzos, que ocurren en las esquinas de las colum -

nas rectangulares. La misma serie de pruebas demostraron cla

ramente, que al incrementar la resistencia a flexi6n de la losa, 

puede aumentarse la capacidad del cortante, como fue demostrado 

por Moe y otros. 

Fig. 2.28 secci6n critica para cortante en losas. 

En la ec. anterior, el esfuerzo cortante nominal últil?lo en la -

secci6n critica es 4 ..¡-¡-¡¿ psi (0.33 f'c N/mm2 ) 

donde: @c' es la relaci6n del lado largo a corto, de 'U.na colum

na rectangular, que está' en el rango de 1 a 2. Para --

~ c > 2, el esfuerzo cortante nominal. último, ·se reduce 

linealmente a 2Vfi'c psi (0.17 f'c N/mm) cuando tlct"°• 
que es el esfuerzo cortante nominal último, para la ac -

ci6n en una direcci6n. El esfuerzo cortante nominal -

último, cuando ~c > 2, es un promedio de la nás comple

ja situaci6n actual., en las que el esfuerzo de falla v~ 

ria desde 4 ,¡-¡t;' psi, cerca de l.os extremos del área 

cargada, hasta descender a 2~ psi, o menor a lo --

1.argo de los lados largos, entre los dos extremos. Para 

otras formas de área cargada diferentes de la rectangu

lar, ~ c se toma como la relaci6n de la dimensi6n más -

grande del. área efectiva cargada, a la dimensi6n más -

corta del área efectiva cargada, las diraccion~s de las 

dimensiones forman un ángulo recto, El. área ~argada 

efectiva, es el área que encierra totalmente ~1 área -

real de carga para que el perímetro sea mínimo. El -

t~rmino l5c' para un área de carga en forma de L, se -

.muestra en la. fig. 2 • 2 9 
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El peraite.efectivo d, en la ec. Vu~ 0Yc.no está expl!ci..tamente-· 
definido para refuerzo.en dos direcciones_ en e1 c6digo ACI, pero -
el comité ASCE...:ACJ:, sugiere que 'd' se tome como: 

donde: 

d = ~s1d1 ·. + As2d2 2.16 

+ 

As1 Y As2, s~n las áreas del refuerzo detensi6n.que:a
traviesan la secci6n critica en direcciones perpendicu -
lares 1 y 2, respectivament.e, y dl y d2, los peraltes -
efectivos de los 
El término 'd' , 

refuerzos Asl Y A62 , respectivamente. 
es igual a el peralte efectivo promedio 

del acero, si el área cargada es aproximadamente cuadra
da, y las proporciones del refuerzo aproximadamente -
iguales para las direcciones 1 y 2. 

RESISTENCIA POR CORTANTE, USANDO-DIVERSAS FORMAS DE REFUERZO, 

La resistencia a cortante y ductilidad de las losas, se puede in
crementar con el uso de refuerzo por cortante, en-las siguientes 
formas; barras inclinadas, alambres, estribos, 6 capitles de ace
ro.estructural. Las barras dobladas y estribos, deben detallar
se cuidadosamente con un anclaje apropiado. A1gunas formas de -

refuerzo por cortante usadas en el pasado. no fueron plenamente 
efectivas, debido al anc1aje deficiente. La- fig. 2.30 muestra 
algunos tipos efectivos de refuerzo por cortante. 

Refuerzo por cortante .con estribos y barras dobladas. El. ACI-77, 
recomienda que el disefio de secciones con 'estribos 6 barras do -
b1adas, se base en 

donde: Vu• es la fuerza cortante factorizada, en la secci6n _con
siderada,~es el factor de reducci6n de resistencia para 



9ortante =O.SS), y Vn, es la resistencia del cortante 
nominal de la secci6n. 

La resistencia del cortante nominal, de losas de concre
to de peso normal, se da como: 

f t 

(4) 

"''•· 2.."30.-1ta .. uallz.o. Pll1t. 
CallTllWTa Slll &.•6 UHION•S 

&.Os••co&.llMNA, C.) ••Titl•OS 
b) VAllt.\&.&. .. • toa&.A0"51 C)CO~ 
01& A4••o SSTllllC.TdaA&., 

t 1 1 f 
(b) (e} 

donde: f'c, e.s la resistencia del cilindro de concreto 
a compresi6n (psi), 'd', la distancia de las fibras de 
compresi6n más alejadas a el centroide del refuerzo de 
tensi6n en la losa, b

0
, es el perimetro de la secci6n

crítica, situado de tal forma que no se acerque mucho
ª d/2 del per1metro del área cargada (in), y Vs, es la 
fuerza cortante que toma el acero por cortante, ,dado -
en las dos ecuaciones siguientes. 
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La resistencia al cortante se revisará en la secci6n crítica, a 
lo largo del perímetro b

0
, definida anteriormente. 

El cortante que necesita ser tomado por Vs' se hace m&s peque
ño en se·cciones más alejadas del área cargada. (es decir', para 
valores de b

0
, en secciones a más de d/2 de .la periferia del 

área cargada), y el refuerzo por cortante se cóntinuará, fuera 
del área cargada, hasta que no sea mayor que el requerido. 

El esfuerzo cortante nominal Gltimo en la secci6n crítica, con 
' 2 

refuerzo por cortante, se toma como 21{"f"Íc' psi (0.17ff"í7}N/mm ), 
ya que aproximadamente para este ·esfuerzo, comienza a formar -
grietas por la tensi6n diagonal (grietas por cortante en el ª! 
rna) y el refuerzo por cortante se considera que. toma toda la -
fuerza cortante, sobre ~sta carga. El.máximo esfuerzo coi-:tan
te nominal Último, lo puede tomar el concreto, y el refuerzo -
por cortante no se permite que sea mayor de 6~ psi (0. 5~, 
N/rnm2 ). 

Cuando se usa concreto ligero, el término\[fi"'d , en la ec. 2.17 
rc:o"'c"'~+o 

se debe multiplicar por 0.75 para cualquier+aligerado y o.as, -
para concreto con arena ligera. 

Cuando el refuerzo por cortante es perpendicular .a el eje, se -
usa: 

Vs = Av fy ....9. EC. 2.18 
s 

donde: Av, es el área del reÍuerzo por cortante dentro de una 
distancia "S", fy, es el esfuerzo de fluencia del re -

·fuerzo por cortante, "d", es el peralte efectivo del 
··'acero longitudinal de la losa, y "s", es la separaci6n 



.donde: 

l'i9 

del refuerzo ~ CCl'tante a. lo largo del acero de 1a losa. -

La:.separaci6n de los,estribos no debe ser mayor que d/2 • 

. Debe ir una varilla de la lo~a en cada esquina de1 estr! 

bo, y los estI'ibos deben ir bien anclados en cada vari

lla, para desarrol1ar la resistencia de laf1uencia del -

estribo. La fig. 2.30a muestra un arreglo típico de es~ 

tribos. Para los arreglos particulares mostI'ados en la

fig. anterior, Av. en la ec. 2.18 es el área de las ocho 

ramas del estribo. La: fuerza cortante tomada por los -

estribos es Vs, en la secci6n critica a d/2, de la perif= 

ria del área cargada, y también se toma Vs, en todas las 

secciones más allá de la periferia del !irea cargada, ha~ 

ta que los estribos sean discontinuos, suponiendo que -

"s" permanece fija. 

Los estribos cerrados son preferidos, debido a un mayor 

incremento en ductilidad de la losa, para la carga Glti

ma. Los estribos inclinados, también se usan para re -

·fuerzo por cortante, en éste caso la ec.2.18 se modifi

ca multiplicando el miembro derecho de la ecuaci6n por

( sen t>C + cos °' ) , donde « , es el ángulo entre los es

tribos inclinados y las varillas longitudinales de la lo 

sa. 

Cuando el refuerzo por cortante consiste de un s61o gru

po de varillas dobladas, se tiene que: 

E.C. 2.19. 

Av, es e1 área de1 refuerzo por cortante, f , la resis-
• y 

tencia de la fluencia del refuerzo por cortante, y O( :, 

el ángu1o entre las varillas inclinadas y 1as varillas 
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longitudinales de la losa • 

. Las varillas dobladas cruzarán la sección cr1tica,"y se -
anclarán en cada extremo, ·para desarrol.l.ar su f·luencia. 
La fig •. 2 ,30 b, muestra un arregl.o· tipi:co •. Para el arre
glo particular de tres varil.las en cada dirección, mos
trado en la fig. anterior, Av en la ec. 2.19, e~ el área 
de ].as 12 varillas. Las varil.l.as dobladas a 1¡.5º en el -
arreglo mostrado en dicha figura, toma l.a fuerza cortan
te a través de la secci6n critica a d/2 de la cara de la 
col.wnna. 

Los estribos cerrados son preferidos como refuerzo por • 
cortante, más que las variJ.las' dobl.adas, ya que éstas -
tienen que anclat>se cuidadosamente, asegut>andose que in
tercepte con efectividad las gt>ietas producidas pot> la 
tension diagonal. 

COLLARES DE ACERO ESTRUCTURAL PARA CORTANTE 

El refuerzo por cortante formado de secciones estructural.es en 
"I" o en secci6n canal, se pueden usar en estas losas •. 

El collar se fot'IIla soldando las secciones de cuatro brazos 
idénticos, en ángulos t>ectos. Los bt>azos deben ser continuos -
a través de la secci6n'de la colwnna. En la fig. 2.30 se mues
tx-a un arregl.o t!pico. Los extremos de cada brazo del collar 

. o 
pueden doblarse en un ángul.o mayor de 30 con respecto a la h~ 
rizontal, previniendo que el lllOmento resistente de l.a secci6n
adel.gazada, pueda resistir la fuerza cortante atribuida a el 
brazo. La relaci6n «v de .la rigidez a la flexión de cada 
brazo del. col.l.ar a la rigidez a flexi6n de la secci6n de losa -
compuesta agrietada de un ancho cc2 + d) no deberá ser menor 
que o.is. El disefio del. collar se basa en dos criterios bási
cos. Primero, el collar tendrá resistencia a l.a fl.exión ade~· 
cuada para tomar el. cortante que se produce a l.o l.argo de los 
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brazos. Segundo, los esfuerzos cortantes en el concreto, pr~ 

ximos a el extremo de los brazos, serán limitados. La presen

cia del collar hace que el refuerzo longitudinal de la losa 

para momento negativo en la franja de columna, pueda ser redu

cido. 

El momento plástico de resistencia requerido para cada brazo -

del collar, se calcula con la siguiente ecuación (basada en re 

portes de pruebas): 

donde: 

Mp : . :; l hv + cX v ( fl. v - ~ l) 1 EC. 2. 20 

0 = 0.9 , es el factor de reducción de resistencia p~ 
. ra flexi6n. 

Vu = fuerza cortante total factorizada, que toma la 

conexi6n. 

hv, peralte de los brazos del .collar a través de la -

secci6n. 

lv, longitudinal de los brazos del capitel, del centro 

de.este~ 

c1 , Magnitud del rectángulo o el área cargada rectan

gular equivalente, medida en la direcéi6n del bra 

zo. 

La ecuaci6n anterior se encontr6 suponiendo que la fuerza cor -

tante vertical está distribuida a lo largo de un brazo del co -

llar (ver·fig. 2.31b), que está implícitamente basado en las -

fuerzas aplicadas que se muestran en la fig. 2.31c. La fuerza

cortante a lo largo de cada brazo.se toma com~ o<.v V
0

/4, donde

Vc, es la fuerza cortante del agrietamiento·por tensi6n diago-

nal en la losa. 
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La fuerza cortante 
CVu/4) - (Vc/4 (1 
cort.ante total . que 
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máxima en la cara de la col•.llilna se toma como 
- ~), donde el primer término es la fuerza
se toma en el paño de l,a columna y el segun-

do· término es la fuerza cortante en el pafio de la columna, que
se considera lo toma la zona de compresi6n del concreto, de la 
losa. El segundo término tiende a cero para un collar de bra
zos pe~ados, y tiende a V0/~ para un collar de brazos ligeros. 

La longitud 1~, de cada brazo por cortante, se calcule al -
prolongar los brazos lo suficiente para que Vu, no sea mayor -
que 0 4 ~ b

0
d (lb), .en las siguientes secciones críticas. 

La secci6n crítica se considera a trav~s de cada brazo del co
llar en 3/4 [lv - cc1 12~ de la cara de la columna y está -
ubicada de tal modo que b

0 
sea mínimo, pero no debe acercarse 

a d/2 de la periferia de la secci6n de la columna. Lo antes -
dicho se describe. en la fig. 2.32. 

INFLUENCIA DE LAS ABERTURAS, BORDES LIBRES Y DUCTOS DE SERVICIO 

Cuando las aberturas de losas están localizadas a una distancia 
menor que diez veces el espesor de la losa del área cargáda, o
cuando las aberturas en placas planas o losas planas, se encue~ 
tran en franjas de columna, el c6digo ACI nos dice que la sec
ci6n crítica de la losa para cortante, debe ser modificada. 
La parte de la secci6n crítica comprendida por las proyecciones 
radiales de los extremos de las aberturas al centroide del área 
cargada, se considera ineficaz en el cálculo de b

0
d. 

La parte eficaz de la secci6r1 crítica para las áreas de carga
pr6ximas a las .aberturas y bordes libres, se muestran con lÍ -
neas.punteadas, en la siguiente figura. 
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fig. 2.33 efectos de l.as aberturas y bordes libres en secciones 
criticás para cortante, 

Cuando la abertura en losas plan~s ., quede en una franja de co
lwnna, se investigarán l.os efectoºs con base en el perimetro efec 
tivo ·reducido, de l.a siguiente manera: 

a) Si no se usa refuerzo de col.l.ar de cortante, el.·perimetro -
efectivo es = (b

0 
-. x). • 

b)' Si se usa refuerzo de collar el. perímetro efectivo es = 
(b

0 
- x/2). 

. .... 
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A continuaci6n se presentan los casos más comunes de aberturas 
·en un sistema de losas sin vigas Cdel ACI-77), .-1111•11+.. f13ur&, 

La influencia de los duetos de servicio dentro de losas pr6xi~ 
mas a columnas de entl:'episo de placas planas, ha sido inves,t:i
gada por Hanson, con losas de 8 pulg. de espesor, en losas de
un sistema de duetos de dos niveles, con duetos de secci6n.'"'.'
transversal de 7 1/4 pulg. por 1 3/8 pulg. 6 3 1/8 pulg. 
1 3/8 pulg. Los duetos se tomaron en el. plano horizontal de 
la losa cerca del peralte medio, pero totalmente en el lado de 
tensi6n del eje .neutro de la losa. 

De estudios se encontr6 que al poner un dueto cerca del extre
mo del brazo de un collar, reduce la efectividad del collar -
por lo que se recomienda no usar duetos cerca de estos extre-
mos. 

TRANSFERENCIA DEL MOMENTO NO EQUILIBRADO ENTRE LOSA Y COLUMNA 

El reglamento especifica que el momento no equilibrado entre -
losa y columna, se transfiera por excentl:'ici.dad del cortante -
(sec. 11.12.2) y por flexi6n (sec. 13.3.4) en la uni6n losa 
columna. Este mecanismo se ilustra en la siguiente figura: 

En una junta monolítica de losa y columna, se produce transfe
rencia de.momento entre los extremos de la losa y la columna. 
Los momentos pueden producirse por cargas laterales aparte de 
las ya conocidas como son las de viento, sismo y también por
cargas gravitacionales no equilibradas. La fuerza cortante ~ 
en los extremos de las.columnas y a lo largo de éstas, puede
considerarse en.el diseño.del refuerzo.lateral en las. columnas 
(sec. 11.12.1~1.). 
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Los resultados por Hanson, y Hanson, demostraron que cerca del 

.·soi del momento es transferido por flexi6n y el resto lo toma· 

el esfuerzo cortante no equilibrado, cerca de la periferia de

la secci6n crítica a d/2 de la cara de la columna. El c6digo 

del ACI (seo. 13.3.4) recomienda que el momento total factori-

zado Mu, 

otro que 

tal modo 

se divida en un momento transferido por flexi6n Mf y 
. . . , . 

se transfiere por cortante Mv (sec. 11.12.2.3). de 

que: 

M M°" f = ---;::::=::::; · 1 + i . / e. +d \ 

. 
•• 

3 V c2.+c:! 

E.e. 2.z1 

E.e.. 2. 22 

El momento Mf es el que se transfiere a través de un ancho de 

losa de cc2 + 3h). Donde h es el peralte total de losa o -

abaco. La concentración del refuerzo en éste ancho puede lo -

grarse, reduciendo la separaci6n de las varillas o aumentando

el refuerzo para resistir este momento. 

Si = c 2 , la ec.2.21 queda así Mf = 

Si = 2c1 y c
1
= d, la ec. 2.21 queda así: 

'Parece razonable que cuando c2 es mayor que c1 , el momento tran:! 

ferido por flexión sea mayor, ya que el ancho efectivo de la lo

sa <c2 + 3h) que resiste el momento es relativamente más grande. 

En este trabajo se harán uso de las siguientes ecuaciones y grá

ficas (págs. 159-161, de la referencia 2): 

·.fracción de momento no equilibrado, transferido por excentrici

dad del cortante; 
lv= 1 

Y el de flexión es: 

if.c: = 

i 

1 +-
EC. 2.23 

EC. 2.24 

f + .1:... j c,+c:J 
3 Ca +d 
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Las ecuaciones anteriores se resumen en la siguiente gráfica: 
{ 3. '2.j) 

. El momento no equilibrado en el apoyo exterior de.un claro ex~ 

tremo, no se calculará por lo general, en el centroide de la -

secci6n crítica de transferencia, al realizar el análisis del 

marco. Por lo tanto lo primero que hay que hacer, es transfe

rir el momento-no equilibrado a dicho centroide de transferen-

En el método de diseño directo, donde el momento no equilibrado 

de la columna exterior de un claro extremo está localizado en -

el paño de la columna, el momento en el centroide de la secci6n 

critica se-calcula con Mu = Mf + (3.25 + O.?s¡lCe/ln>. M
0 

donde: = 

e = 

momento negativo exterior factorizado en el paño 

de la columna. 

c1 + C - a, considerando el signo que resulte. 

Se supone que los esfuerzos por cortante varían linealmente res

pecto al centroide de la sección critica (ver sec. 11.12.2.4) la· 

distribuci6n de esfuerzos se supone como se ilustra en la figura 

2.35. 

El esfuerzo cortante máximo afectado por el factor de carga, se 

calcula con las siguientes expresiones: 

Vu AB = vu + "( vMu CAB 

Ac Je 

V 
u CD 

= vu ~VMU CCD 

Ac Je 

donde los parámetros A
0 

,J
0 

y C, se tienen de la figura anterior. 
( GRAl=\Cjl. °3. 2.. 2.) 

.J 
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EJEMPLO 3.1. Análisis de la teoría el.ástica. 

·. Calcul.ar los momentos y deflexiones de una losa I'ectangul.ar sim

plemente. apoyada, sujeta a una carga patr6n de tipo senosoidaJ.,..: 
como se muestra en la fig. 3.1a. 

APOYO •tM~&.& 7 
,µ."'~~~u..,i:¿.:.u;¿,~~c--t--X 

o. a = 'f $C!"rl .1!:l'. p&rA X s O./'J. 
, D b . 

Ro 

Figut'a 3 .1, pl.aca I'ectangular, a) cat'ga senosoidal, b.) I'eaccio

nes de una placa cuadrada simplemente apoyada, donde u=O. 



1.03 

sc>1uci6n: 

la carga por. :unidad de área se expresa .como: 

q = q
0 

sen · 1T x sen Vy 
-ª- b 

EC. 3 .1 

es necesario encontrar una funci6n para la deflexi6n, que sa~is
faga, tanto la ec~ de Lagrange (ec.1.1,) como.la ec. de las con
diciones de frontera EC (1.30) • 

. En las condiciones de frontera se requiere, que W =O, para x = O, 
X = a y y = O, y = b. 

Así, también se requiere que a2w = 
dx.2 2 l ~ = o, para 

xióX es: 
y = o y = b. Por 

0, para X =0 y X : a y que -

tanto la función de la defle-

w = Csen 1T X sen '!!:;. EC. 3. 2 

a b 

que satisface tanto a la ec. 1.1, como·ª las condiciones de fron
tera, ya que tanto la función de la deflexi6n y todas las deriva
das parciales de segundo y cuarto 6rden con respecto a "x" o "Y"
son iguales a cero, en los bordes de la losa. El problema enton
ces es encontrar la constante "C", y una vez conocida ésta, se -
sustituye W en las expresiones para las fuerzas internas y reac-
ciones. 

Por tanto la ec. 1.1, queda: 

sen T(:x 
-:-¡)' 

EC .3 .3 . 
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derivando la funci6n de la deflexi6n 

e 

~ ·= e 
~X 

44W 

ax2 6y 2 = e 

( 1T/~>4 sen 7r-x 
a 

(71'"/1))4 sen ~ 
a 

11' 4 
sen 

a2b2 

t EC. 3 ~2):. 

sen · 1l"'y 
b 

sen 11"~ 
b 

~ sen 1!:..x. 
a. b 

sustituyendo estas derivadas en la ec. 3.3: 

ctr4 2 Tr 4 
7r 

4 1f"x 'JrY qo sen irx' sen 'll"Y 

~ 
+ 

a2b2 
+ 

b1' sen sen -- = a b b a 

Se resuelve esta ecuaci6n para encontrar.el.valor de "C", enton-
ces: 

b 

e 
1 1 2 

[ Cb/a) 2 + 1] 
EC.3.4 

y consecuentemente la deflexi6n de· la losa, es: 

w = qo 
40 [(l~/a) 2 + 1 

sen sen 
a 

entonces la.defleki6n queda en funci6n de la carga, el claro ala 
cuarta potencia,. la rigidez a flexi6n de la losa, así como para·
el caso de una viga, y la deformaci6n de la losa. 
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La flf!chamáxima se presenta en el centro·del claro de· la losa y 
'el. perfil varia en unacurva.senoidal en ambas direcciones.· Aho
ra, ya se está en posibilidades de det.erminar ias fuerzas inter...:
nas, ·por ejemplo, m de la· ec. 1.12: 

·. . X 

mx = - D (;)2w 4 ~+ u 
~X Jy 

pero w = c. sen 1f X sen ~ CEC. 3.2.) .. · 
a b 

~. W = e sen lf~ [ -~-· 
c\x ··· b h seri 

= C Se>l'\ n; le.os e~ )1 
: (. ( r> GOS 'ft": Sl!"Vl 1r b'Y 

. ;)'l.. W -::..· C ( .:.n:..._) Seon 'Tr"Y f ..:..-Cos ...1J2..1 
· ~l(7. . ~ b L ~J( a. . 

::: - e l..lt._\Zs•t'l 7r X St"t1 . 7iY 
o.J ó. b 

. ~ w : e~ Ttx [ ~Sf"l'I n-Y 1 
~y . a. ;Jy . . b 

. = c(.1!:.)se-rt ~ GOS '1T'Y 
• .b · a. . b 

')2W . · ;,... · .. 1r" [ ) · .-."·1· .· ·-·--··-e (-11-)S~ll~ - co.s _..,_,_ · 
dyz. ~ ~ . o. ·. ~y ·.· b 

· YY . = - e(~ ):r.Se-., ir-; s~rt ~ 

:. W\~" - o(~ e ( ~ ¡'s.n ~" •••'Ir: -Mc(.1fJ's•• !" .,¡, n": 1 
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y sustitúyendo el valor de .la constante "C" · (ec.·3.4): 

f . 1 l ,. .. +.A.l -)Se11t"X S('fl.:J!:.:!_ 
'4.. b" a. b 

de igual manera: 

vr1 - +q. b4 
. y - º 7r1(Cb/c..f' +l. f 

para obtener el momento torsionante 

.se necesita calcular la derivada parcial mixta de la deflexi6n 
(W), por tanto; 

:. e ( ir-) ( '[ ) e.os 1t">c cos 1t"'Y 
. b ~ " b 

- e 1ti. e.os 1tX e.os 7r'Y 
- o.b o. b 

por tanto la ecuaci6n del momento torsionante, queda: 

W\xy =. -[c. :;,1. cos .JJ:¡f- e.os ~]oc t-M), y s1rsr1Tvr. "e:': 

. r ~. ;,• ...-1 h 1!:L.]. . a blt-.a) 1 ~ ri-
Whcy = - l¡:;ij) (<"*3 ~+ t]l o:i)'.'cos a. 'º~-i> Dl.t-..c.c): -.,.. 11"ª& ~t.,{J' c:'C~.r-¡;-
Los momentos flexionantes son máximos en el centro ·deJ. claro de 
1a losa, y tienden a cero, cu<tndo se aproximan a las esquinas, 
donde loo morr.entos torsionantes alcanzan su máximo valor. 

Para.una losa cuadrada, con carga senoidal, el momento flexio
nante maximo y el momento torsionante, tienen el mismo valor -
numérico {si la carga está uniformemente distribuida, los mo -
mentes torsioriantes son grandes. 
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El cortante se tiene de la ec. 1.27: 

::-e(! .)2y.,J!jf--(c.os Tr: . : ) 
:: -e ( 7t" l ) co.s ~ $C!""2 1T'Y 

Ab' O.. b 

SUSTITUY•NOO l!STAS DltA1vAOAS PARCllllL•S 1 s·· 1'1&NI!.; 

Vx•-o(-c('lr )3c0.S~, .. .,U-c(ll''5 )cos.1!2Lsc-:n 'TrY l 
"" a. " o.\:?' Q. b 

"/ SUSTITUYl!Nl>6 SL. Vlll.1-0IZ DE &.A CONSTANTe "G. 11 ! 

::-o[-t'f.b" .l i (11'-•s Jl:l:S_s~11tt-(~,.....L.lLJ:!~1r?l 
\11"41> (<%Ji+lJ -o:r a. , -¡- ·"~,._11,(dr-o. -··i;-:J 

::9ÍD f.1>1 '1f'3 1 c•.s ~Se.t 1t'i' +D f.E,'f 7l . f co.s -ir: S~~ ?f'YJ r 11"11) 41"' [E*J'l.f-111 4 -¡;-- ?tiº 41>" 1Ja1w2+111 r~ 

= «i,¡,1 e.ea ~Sftl .1!2.( l/c.} + 1/ o.bl. J 
'Ir G. b (l*roJ1H)2 [l'Vo)"'+ 1)1 

= '-~ 1Ja.1.+1/a.b'- GO.S ~ .SC'l't ...J!:.'!_~ 
· . 'lr [<WA)' + f ) Z o. · . b 

.· ~ 
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La reacci6ri'se calcula con la ec, l.34: 

C2- u> ~ 3w . . 1· -2 , - Jx dY 

sustituyendo las parciales y siguiendo el pr,c;>cedimiento anterior 
se 1lega a: 

Rx 
(Cb/a) 2 +. 1 ) 2 

frx coa.. sen 
a 

. . . 
donde x = o·6x =a, pero no valores intermedios entre, o..;a. El 
cálculo del cortante Vy y de la reacci6n Ry, se _obtienen de la -
misma manera. 

Para una losa cuadrada con u =O, y = b/2 x=o, y a=b se tiene: 

Rx = qo b4 (1/b3) + (2-0) (1/b3) ~ 11'(b/2 
7r 

cos sen ·-[<lr:/b)2. + 1 ] 2. b b 

= qo b4 1 1 .+ 2 cos (o) ,.,. /2 
(12 + 1)2 

sen 
7r b3" 

= qo b 3. 3qo (b/4ÍI" ) es la reacci6n máxima 'F -¡¡- = que 
lver figura 3,1.b>. 

yla reacci6n total. de x =O A y= b, en x=O 6 x=a 
. . 2 

, es Rx = 6q0 ( b } • • 

~ 
Consecuentemente la reacci6n total, en J.os cuatro lados. del.a 
losa es 6q

0 
( b 2 / 7r 2 ) • La discrepancia entre la carga total ·· 

y la reacci6n totaldist:ribuida,.es debida a las fuerzas de -
esquina~ R

0
• de la EC. L36, se.tiene: 

; ',·., , .. - ,. . ~· 
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. lb = 2mxy' sustituy~o mxy (EC. 1.19): 

=•2D (1...:u) ~ 
;) X~ y 

=-2D ( 1-u) (e .lC.L; 
ab 

cos 'frx 
a 

cos 11'" Yl , para ... ·U• o 
b 

=-20 Íqº L 
7t4D 

=-2 qo b3 
1r 2ª 

1 t 11' 2 

{cb!a> 2 + 1 ] 2 } -;b 
1 'lrx 

12 ºº. s 1) . a (Cb/a) 2 + 

cos 11"L cos 

ª 
cos 'It..L 

b 

1r.L 
b 

como para una losa cuadrada a=b, y además en una esquina 'x=O,Y•O 

6 x=a?'"~ustituyendo estos valores en la EC. anterior, se tiene: 

Ro = - 2qo b3 1 1T ( 0) 11" (O) 

2(b) (Cb/b) 2 +1}2 
cos (b) coá --b-

11" 

= 2q b 2 1 {0) (O) o--
[1+1]2 

cos cos .,,. 2 

= 2qo b2 ....!.. (1) ( 1) 1r2 4 

= .... qo ; 
b2 

,,. ' esquina. iJg. ---· que es la reaccion en la (ver· 
27t" 2 3.1. b). 

-,-., ·: . .; 
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DISERO DE-UNA LOSA PLANA DE ENTREPISO DE CONCRETO 

REFORZADO, SIN VIGAS 
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f'c 

fy 

CD 
1 .1 .. ..... so 

++ 
c'Z. 

= 250 

= 300 

= 4200 

kg/cm2 

11 

11 

columnas 40 X 40 
altura de entrepiso: 

111 

® 
1 

..e ........ '!10 

(losas) 
( ColU~l!t~S) 

3,0 m. 

@ 
1 .lt.•t.BO 

@ 
1 

-++
Cz. 

® 
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ESTIMACIÓN DE LA CARGA 

Losa maciza dt cc:"lcr·eto Ch = 12 cm) = 
P/R 
Firme Ce = 2 cm). 
Loseta vinilica 
Plafond de yeso Ce = 2 cm). 
Cancelería para divisi6n 
Herrería y vidrio 
WM 

Wv (supuesta) 

288.0 
20.0 

40.0 
s.o 

30.0 
so.o 

2.Q..:..Q. 
463.0 

200.0 

663.0 

l, DISERO PRELIMINAR DEL PERALTE DE LA LOSA (H) 

l,l, CONTROL DE DEFLEXIONES 

Kg/m2 

" 

>" 
" 
" 
" 

Kg/m2 

" 

Kg/m2 

El peralte total mínimo, para losas sin vigas,.se obtie
ne de: 

hmin = ln (800 + 0.07 fv) / 36,000~ (EC. 9.12 AC1). 

ln , claro en el sentido más largo =430 cm. 

2 Kg./cm • 

Se debe cumplir: 

a) Para losas sin vigas 6 ábacos, h~ 12.5 cm. 

b) Para losas sin vigas, pero con ábacos que sa
tisfagan la secci6n 9.5.3.2, h ~ 10 cm. 

e) Para losas que tengan vigas en los cuatro -
bordes, con un valor de Olm· 
por lo menos, igual a dos ____ h ~ 9 cm. 

9.5.3.1 
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hnin = 430 (800 + 0.07 x 4200) 36 000 !: 13.1 an>10 BIEN 

De la secci6n 9 ~ 5. 3. 2 AC1, para un sistema de l.osas sin vi

gas, que tengan áb~oos que se extiendan en cada direcci6n a-

. partir del eje de apoyo a una distancia no menor de 1/6 '.l'. 
Se podrá reducir 'h' un 10\, 

el peralte total es entonces: 

h = 13.1 x 0.90 = 12.0 cm. bien, ya que fue el peralte 

supuesto • 

. el peralte efectivo es: Id= 9 cm. 

NOTA. Como resul.t6 una losa de un peralte de 13 cm. no se

considera écon6mico, por esta raz6n se opt6 usar 

ábacos, con un espesor de 1/2 h. Por lo tanto. se -

propone una losa de 12 cm. de espesor, 

1,2, RESISTENCIA DE LAJLOSA AL ESFUERZO CORTANTE 

l,2,1 CARGA ÚLTIMA 

carga muerta factorizada 463x 1.4 = 648.2 Kg/cm2 • 

carga viva factorizada 

carga fil.tima 

200x 1.7 = 340.0 

988.2 
" 
11 
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1,2,2 REVISIÓN DEL CORTANTE DE LA LOSA CON ABACO EN LA DIRECCION 

DE 11• 

1 ~,¡ A8AC: O r--¡ 
.t.=+io· j :. B 1 

l 
. L __ ..J 

f.t 
1 

r d/i+r.--·-·, +. r---,. 
11 l;ll 1 1 • 1 1 1 1 • 1 • 

i L--·...I ! 
'------~ ++ 
d/t 

+ :J:d-.9 

a) como viga ancha 

b) 

Vu = wtu X b X i' 
: 988.2 X 1.0 X 1.33= 

l. 3. T 

V0 = ,S (0.53 (fi;;'. bwd) 

= o.asco.sa'f2'SOlx 100 x 9 

= 6.4T 

.~ 1.3 ..:::. 6.4 bien 

bw, = Es e1 ancho de1 alma 

de 1a viga, en es
te caso es 1.0 m. 

Por penetraci6n 

ll = wtu (l2x lf -Cc1+d) u 
Cc 2 + d)] 

= 988.2 (4.3 X '+.2 -
(1.lf9) d .'+9) l 

= 15.6. T. 

ve = ')IS (1.1 '{7iC' bod) 

bo =2 (11+ 9) + 2 

(149) = 596. 

= 0.85 (1.1 V'25ir X 596 
x9) = 79.3 '1'. 

. 15.6 <:. 79.3 bien • .. 
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De esta revisi6n se tiene que el p~ralte propuesto de la-lo
sa y el ábaco son suficientes para resistir el cortante. 

2, RIGIDEZ A LA FLEXIÓN DE· LOS ELEMENTOS· DEL MARCO EQUIVALENTE· 

2.1 RIGIDEZ A LA FLEXION DE l.A -VIGA- LOSA .CKsa> EN·· AMBOS ex
TREMOs, 

Ksb -. KEcsis/l1 

K,.se obtiene de la tabla 1 · 

Ecs, m6dulo de elasticidad· del concreto de la losa. 

Is, momento de inercia respecto·al eje· centroidal -
de la secci6n total de la losa·.· 

.!1, longitud del claro en la direcci6n en que se d= 
terminan los momentos de inercia, medida de pafio 
a pafio de los apoyos. 

obtenci6n de K: 

= 420, = .IJ0/420 0.10 .. 

= 40, .!2 = 430 = IJ0/lf30 
. =. 0.09 

Entrando con estos valores a la tabla 1, se tiene: 

K = KNF = 6.02 

F. T.= ~=o:s.sgCse usa en· el· análisis) 

m = ~F = 0.0935 csé usa en el inciso 3.2.2). 

Ecs = 15000~ = 15 o o o l.[2--sD' = 2.37x1o 5 Kg/cm2 • 



e,,,,,, 

0.00 

0.10 

O.JO 

D.30 

0.00 

.10 

uo 

00 

IO 

11€; 

TABLA L 
CON5TA~TI!$ CE &>ISTIU.UCIOllf PARA V1GA.1D-L05A 

(tirsP•S~ O&L ABACO• o.so·k) 

1, 

...l. .. 

~· T CH, ~®J-~/3 
. bl1 L.-

E~.,.,,o--.o INI btremo M!8Clo IFI 1 1 
¡. t,11 l ~. c,,,H 1 

~ 
...¡ ,...1.11 

n -.,· . FEMNF • :Z: mNFI W¡ 11 

. E11dlll -c .. :12,11 
. -l 1- 1=1 

CN/2 --l ¡..; CF/2 
KtiF .. ICNF Eczl/ia 

Co.ffciertted9 

T 
l~ 

~e,:, 

lo- 11./11 

F.e10•" de fM:10fM de C#'"g.eunlf~ Coef~d•.,t• Clal mo~10 efe empotr•"'l•n.to '"'""'' P•'• fb -•) = ~.a 
f'ittdal ,,an-.Po"a del n•otn9nto de c..,,., •rnpOtr.,y\iento 

.... p c,.F ''" ... "' •• o.o ••U .... ..... •-Q 
e,, • e,,,; e,.. c... 

5.M D.511 D.1!921 0.0164 D.033S 0.027'9 0.0121 D.0020 

0.00 5 ... OSI o.eme 0.0164 O.o335 0.0279 o.012i o.~ 
0.10· u1o1·· 0.60 0.0938 0.0167 0.03'1 D.02!2 0.01211 0.0011 
0.20 1.2• 0.111 O.DIMO 0.0170 0.03'7 O.Có'll!> 0.0125 D.0017 
0.30 l.'3 0.11 O.OIS2 o.01n 0.0353 o 0297 0.01%> D.0011 
000 5.M o.!9 0.0926 0.0164 00335 ·-- oo¡.·79---1fb1:ill b.0020 
º"º 6.U 0.111 00902 011168 O O:W6 0.0211S 0.0126 0.0018 
0.20 662 0.62 00957 0.0172 00356 o 02llO 0.0123 0.0016 
0.30 7.D1 O.IC O.D!i71 001n OCl&r; 00."'SI 0.0120 0.00,. 

0.00 564 0.511. 009211 0.016l OV:.:15 O.D2711 0.0128 0.0020 
0.10 637 0.61 OOIM7 O.C1fill 0.0:Me o.taa7 0.0126 0.00111 
0.20 6.95 0113 00967 0.0172 0.0362 º·°* 0.0123 D.00111 
0.30 7.57 0.115 O.O!lbli o.01n 0.0375 0.0300 0.01111 0.001• 

C,., •O.~,; C,, •0.5C,c 

!l.M e.se 01183 0.0164 0.0335 0.02111 0.0IZll O.CIQJO 

O.DO 5 .. o~ 0.011211 0.0114 o~ 0.1lQ711 bDl:lll 0.0020 
0.10 11.00 oeo o OllC5 0.0117 0.030 0.0295 0.0130 0.0020 
0.20 1.11 090 0.0962 0.0170· 0.0350 0.0291 00132 0.0020 

000 ~ .. 0.$11 OO!l26 • 00114 0.11335 O.Dl79 o.ooa 0.0020 

º'º 1.15 o.eo O.OllS7 0.01118 o.~ o.cmo 0.0131 0.0020. 
o :io ••1 CB2 00'67 0.0173 O.OlW O OJ'JO 00134 00020 

e,, •2c,,,; C.1•K:o.t 

5 ... 0.50 0.0926 001&.t 0.0335 D.02711 0.0128 O.C020 

0.00 5 ... 0.59 0.0926 0.01&.t 0.0)35 O.OZ711 a.0121 0.0020 
0.10 1.17 o.eo O.OI07 0.0188 0.0337 0.0273 0.0111 0.0015 



·, 4 4 
Is= l2h3/12 = 430 (12) 3/i2 ·=6.19 x 10 an • 

•"- Ksb = 6.02x2.37x1o5 x6.19x104/. 420 

= 5.49 X 108 
Kg - an. 

2,2 RIGIDEZ A LA FLEXIÓN DE LAS COLUMNAS REALES 
AMBOS EXTREMOS 

K, se obtiene de la tabla 2 

Ecc, m6dulo .de elasticidad del concreto de la colum 
: ó 

na. 

1
0

, l.ongi tud de la columna 

obtenci6n de K: 

T 

c1 O 
Ct 

__j_ i:o.. 11. s 

-r 
He .s2.so.s 

__ l 
--r-c ..... ,.o 

-1:;;¡:'~ 
i.a:. '·-. 

.J!_ : 
lle. • . 

. ~,. 

: ... 



118 

Ecc = 15000 '{fi? = 15000 t[3ciOI. = 2. 59x105 l<g /.cm~ 

3 
= .C2C1 

12 

J.c = 300 cm. 

= 40 ('40) 3 

12 
:: 2.13x105 cm4 

:. kc = 4.94x2.59x10 5x2.13x105/300 = 9~08x108 l<g-cm• 

. . . 
2,3 RIGIDEZ A LA TORSIÓN (KT) , DEL MIEMBRO AD.YACENTE, 

·. Kt = 9 Ecs CEC •. 13. 7). 

1 
12. 

T 

Ecs =- 2.37 x 10 5 Kg/cm2 

e, constante de la sección transversal para defi
nir las propiedades torsionantes- Ver la sec
ción 13.7.5 de los comentarios del ACI. 

= ~ ( 1-o • 6 3 x/ y) x.3 y / 3 t ( EC. 13 . a ) • 

c2 = 40, 12 = 430. ·cver la siguiente figux>a) x, 
y, menor y mayor dimensión de la parte ~ec-
tangular, de una sección.transversal, respec
tivamente. 

mi.embro adyacente sujeto .a. tor
sión. 

. ·. -., .' ._. 



-

119 
TABL.A 2. 

FACTORES oe RIGlPEZ y TR.ANSPO"TE PARAC.OL.UMNAS 

--- ------------------------------'----'--------'---'---
· Ela· 

ICc = "·lf 
p ............. ... 

. r~~::A~ 

,. 

' .- .-
~ ....... •• . .... '·'ª ... . .. ' . .. ua ... ' ..... ... 
--· .... .... .... .... ·.::: . ... .... . ... .... . .. , ... 
' . c..a .... .... ...... .. ., '·" .... ,_ .. ..... )·ti· 

u .... ._,, .... •• ... . .. ... ... .. .. , .. .. , .. 
ie •• ... ..., ... .... ,. • • .. ... o• . ... . .. ., 

u .... ... .. .. U2 UF .. .. .. .... .... ' .. ... 1 ... .... ... . ... .... . .. ,. .... .. .. HI- ,_..., .... .... ... .... .... ..... l.Q •• ... . J.11 ••• - ..... ' ' ..... 
e.. ... .. . .. .... .. .. ' ... . ...., .. UI·· ... .. ...... . ..• .... ... -:: ' 

.. .... .... ... . ·-·' ··-' .. ,,, .. _ c..a" .... ... .... .. , Ull O.D .... o.n .. ... 
~ .... •.SI .• ..... J.rt ::-. r.u ... t.n UI 

.., __ 
""" e,.. .... .... ... ·-· • •• o• .... e.n .. .. ... .... .... .. .. •• . ... ·-- .. .. •• lo.al' '~::: 
,...., 

e,.. UI .... ... . .. , ou DIS o• •• .... 
IA .... .. .. u..- .... ... ,,., .... . .. ,.a ,, .. , ..... 

c..a o.u .... t.11 . ... ... HI o. .. .. • • ... 
•• .... ..• . .... ... .... •• ... .... "'·" .. . . ... 

e.. o.u .... 0.11 .... •• .... . ., ..• . .... o• . 
•• ... ... ..... •• ... ... .. .. ... ..... •ut ·-e,.. .... .... .. .... .... ... ..... ••• o.u o.u 
u .... ... ue ... •• 1.111 • .. .. .... ..... . .... ....... 

e.a . .., .... ... . ... .... .... .... •• . .. .... 
_u ... ... .... .. .. . .. •• • • -- ..... .... 14.11 

Cq .... .... . .. ..... ...... .... ... .... .... ... 
" .... . .. •• .... 

~=· 
.... •• .. .. .... tJ•' .. . ... e.a .... ... ..... ... .... ..., 

1.11 .... .. 
u .... ¡ •• , . ., •• r.tt · Ull ... ••.U ... '"' .. . 

Cq .... o.u . .. .... ... .... ..... .., ..... ... ... .... ... . ... .... r.n .... ••• - t.Llt • •• . ... 
e.a .... 0.SJ· .... ... ... 0.11 .... ... ... . .. ... ~' •• •• ..... ,_.. ..... . ... ..... ti.ti . . ., ..., ... .... ..... ... .... .... U!I ... ... U!I .... . 

u ~ .... •• a• , .. •• a.11 - ..... ,,, .. , , ... , . .., a.u a.u .... .... .... - .... ..... . ... 
H .... •n uo ... r..11 ... a.a ..... ·- ·- ...... 

• Cq .... .... ..... ..... .... .... .... UI 0.11 •U .. ... ··" ..... 1•• Ut .,, •n .... ..... ... ... 
C.00 ..... - 0.11' ... ou ..... o.u OU o.u .... .. ... •-la .... 10 

~= ·- .... u.u. ··- ..... ..... 
Cq .... .... o.u • • ..... e.u - o.u .... .. ~ .. ia , ... a• ,., .... aM ..... ...... . .... .... ..... -- . .. .... .... a.11 .... - •» .... ... ~· 

e.n .... ... ,. ' ... a• ..... . ... ,. .... • •• ..... . ..... , o.u a.u .... .... UI .... ... .... 
•• ... •.n .... ... r.u 111 ... n.30 .... tlS .. ... 

C.00 -: D.S1 o.u o.u ... UI a.11 .... .... .... . .. 
•• ~ 

. ,. ur .... , . ... ·•• u.•·· ~Ulll • ,.,, .. ., ... .... o.u ou ... o.u Utr· .... ... . •• .. - .. ,. ... ... •• .,. ,. ..... ...... u• ... -- .... ... - ... .. ... . .... .. . ... a• .. -- .. ,. ... .... ,. . .. - .... ,,.., ...,, -e.o ... .... e.u UI ..... .... .... .. .... •• .. ..... .. .. .. ... •• • • ... n.n ......,_ .... __ ,,.-
C.00 ..... .... .... ..... ... • • ... .... .. ... 

?• ... .. .. ... ... r.N ... - .... QM .... ,, .... 
C..o .... .... .... ... ..• ... . .. - . ... , ... .. - .... .... ... , .. .., .... .. .. ·~ . .... ,, .. 

~ 
c.a .... u• ... •• •• . ... l .• .... . .. . .. .. - .... •• .,, , .. 8.12 ..... U.ti •na ..... 11,J'4 
Cq UD .... .... ... •• . .. ..., .... .... ..... ... ..... •• ª·" ... • • .. , . .... 11.11 11• u.u , ..• 
c •• . .. . ... .... . ... . .. . .. ... •• ... . .. 
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O = 1 j1-0.63x 12/40) 123 
X 40/ 3 

= 1~86x 104 

l<t = 9x2.37 X 105 X 1.B6x104/ 030 .Cl-40/430) 3 ) 

= l.23xlo8 Kg - cm. 

Kec = ~Kc.x~K-1:/(~Kc+~Kt:) (EC.1.3 .;6) ~ 

= 2x(9.08 x 108> 2 (¡_;3x10 8>!C2x9~08x108 +2x1.23x108 > 

= 2.93 x 108 Kg-cm. 

2.s ResuMEN ne R16rní:cEs <EN PorENcr~ ne io8> 
r--'- ~....,, 

1 Kc.1 
1 1 

1 : 
8 '" 1 1 

1 1 
1 · IC 1 l t.) 
---"" 

\ 
- 2.93~ 

. c. 

lec 

.. ' 

D 

lec. 
donde: 

l<c = 9.08 

Ksb = 5.49 
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2,6 FACTORES DE DISTRIBUCIÓN (FD) DE LA UNIÓN DE· LA· VIGA·-t..OSA 

2.6.1 EN .LA UNIÓN, EXTERIOR· (NUDOS AY D ) 

= 5.49/ (5.49 + 2.93) = D.65 

FD.D - D.65 

. . . .. . 
2,6,2 EN LA UNIÓN INTERIOR {NUDOS B Y e) · 

= 5~49/ (5.49 + 5.49 + 2.93) = 0.39· 

FDC = 0.39 

3, ANALISIS PARCIAL DE LA ESTRUCTURA DEL MARCO· EQUIVALENTE, 

3,1, REVISIÓN DE LA CAR.GA VIVA (DE LA SEC, 13,7 .6) ~ 

Wv ~ 3/4 WM 

200 ~ 3/4 (463) = 341.2 Kg/m2 bien 
. --

3,2, CARGA FACTORIZADA Y MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO, 

3,2,l, CARGA L1LTIMA. (VER INCISO l,2,1) 
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3,2,2. .MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO ·CME) PAR~- LA V.IGA,. 

LOSA, 

ME = 

ME = 

l '1 2 
2 1 

m = 0.935 (del inciso 2.1);, 

wtu: = 0.988 T/m:
2 

1 1 = 420 cm. 

1 2 = 430 cm. 

. .• . . 2 = 
0.0935 (0.988) 4.3 X:C4~2) 7.0 t.:.m~ ·· 

3','3 CARGA POR METRO LINEAL 

w = wtu X ancho equiv. 

= ses·. 2 k lf.30 m lf;, 2 5 ;t/ml ... -
m2 

X = 

3,4 MOMENTOS POSITIVOS EN EL CENTRO·D!;;L: CLARO .. SE OBTI·ENEN·· 

DE LA SIGUIENTE FÓRMULA: 

= - 1/2 

M¡. , momento final en el extremo izquierdo,. 
en valor absoluto. 

Mo , Momento final en el extremo . derecho, en ·-· 
el valor absoluto • 

. M
6 

= wl 2/s (como viga simp •. apoyada). 
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ANALISIS POR E.L METODO DE CROSS 

W -:: 4.'2S t:./rNt 2 

Kc -s. q.08><10 8 , l<sb:. S.'49ic10 8 K1-c11t11 

~, I<~'· 

w VII 

K,b K11i· 
3.o 

Kc. "' 
. 4-20 

1 41.20 1.zo 

8 e 

ca..tca t::t e& T'Z. -ro C:X u] -rs: 

' 
TD C:t C&I ro 

•. 

FO 0.65 

¡: T __.l _ _:J °:.~ 
ME l +7.o. 

o.?., '. •·'31 
. -·· ·-

_!~ ; o.s,, 
e---

-1.0 -1.0 

0.3, 
1 

lo.s., l-;---
o.s,, i !O·Gt• -- ·-¡----- ¡ 

-1.0 
' 

1 +1.0 

1~.c.. .. J_ ..... o ! o 
-'t"·--

o i l o 
1------ --·--· 

1T o 1---------4-· 
Z D ¡,,. "r ~ .... ..,i 

-t?.-71 ' o -- -----~---
' -1.Clfo ¡ i +•.O• 

' o ' -2..72. ·--+-· ··-··' '"··-·-
f-1.0' j :+•··' 

2T 1 ;-o.u 1 -o.61: 
í 

-0.24 ~ +•.z.4 
. 1 

: ff.1.4 +..z4: 

-S.SI i ¡ 
: -{,.fi 

1 : 
-"·UÍ ...... 

Vi,; +l.• 

v .. 1·-· -····· : -··' 
' -0.1 ' 

o 

l 
.. :::8-~J ...... 

;-H·I o ¡ 

!+e.I -9.7' 1-a.t ..;. •. ,1 ·. +t.7 

... '&.s. +s.o 

1 
1) 

TD CX C:S 

o.ul · í . -+-+-
! 1 ...,, 



2.zs s.se ¡ ~.n "·•1¡ s-:a * C:Olt1"ANT"ES Y /lllOl'lll!N'TOS _ UL. TIMOS D• 01 S.• H O 
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1 ' 

. ·,, . ' . 

1 ,, 

1 

_ e,c. 1-i.1:_1s 
v. l;:tS'-

""'· ... b 

~ 
1-.:> 

' t-~ 
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NOTA. Cuando los.momentos en los extremos no son iguales, el.mo
mento máximo en el· claro, no se presenta· en el, 'centr<;>, pe
ro su valo:r-es cercano al encontradoen_ese p~nto. 

'tE-. Cálculo de los momentos positivos en el centro del' claro. 

M. ( ~ )AB - 4.25 (4.2) 2 (2.23 + 5.58) 5.5 = t-m. 
8 2· 

M ( ~ >ac '' 
4'.25 (4;2) 2 (6.33 +6.33) = 3,0 t~m. 

8 2 

4, DIAGRAMAS DE CORTANTE Y MOMENTO (FIGS, 4,A v4.B), 

s. 

Los cortantes y momentos se toman en los paños.de columnas. -
Los momentos deben estar comprendidos en una distancia que sea 

0.175 1 1 del .cent:r-o de los apoyos interiores {SEC. 13. 7.7.1) 

o sea C1 
~ 0.175 11 

2 
(SEC. 11.11). 

.... 40 ~ ci.175 (420) =73.5 bien. 
2 

MOMENTOS DE DISEfJO 

Se tiene~· en la fig. 4.bydeben cumplir las especificaciones de 
la SEC. 13.7,7.4 

2 wtu l 2ln Mo = 
= 0.988 ·x ~;3 (3.B)a_ = 7.7t-m (Ec. 13.3) 

8 

donde: ln es de paño a pafio de columnas. 



cláro extremo 

· claro interior: 
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M (+)+ (MI + MD) /2 

s.s + co.s +a.2>12 = ·7·.s .c. 1.~1· ,bien_· 
3 • o + e 3 • 5 + 3 • 5 ) / 2 = 6 • 5 <. 7 • 7 bien • 

6, DISTRIBUCIÓN DE LOS MOMENTOS DE DISERO (A PARO DE COLUMNA) 

Esta distribuci6n se hace usando las figuras 3,16 y 3.17 en~ 

trando con los siguientes parámetros: 

© 
c.._,.~o. •xTl'UfMO C.1.All(). U•Tl:RIOA e.e. lt.ltO •x TllaMO 

MOIOl•HTO 0.10 s.s !.2 !.5 '3.o S;'!> ~.:z. 5.S o.to 
.· 

">' p, Col. 
''º 'º '1S 75 'º 75 '1S "o 'ºº 

' " r=.cfti. o 40 '25 '2!1> 40 • zs zs 40 o 
N\OMIEA.t-ros Ot~T'Rlf3L/I POS 

F· Cel. o.eo 3.3 ~-· 2·" 1.e 2·" 11.4 3.lt o.to 

F. C•"*· o 2.2. o.a 0.9 1.2 º·' o.e 2..Z. o 

l2/l1 = 430/420 -::::. 1,0 

o<1 = O, ya que no hay vigas, y o(1c12111 ) = O 

I' 

't = o, por no haber elemento rigidizante en el extremo, per
pendicular a la direcci6n en estudio • 

.. 
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7, MOMENTOS EN LAS COLUMNAS, 

Co;L.umna exterior: momento no equilibrado (nudo A) = 2.23 t-m 

Columna interior: momento no equilibrado (.nudo B) = o ;·75 t-n 

donde:o·.15 = 6.33 -·5.88 

rr.4,ff. 

KC• .. 111 

Nudo 

FDA 

A 

= Kc 
Kc + Kc + Kt 

O.SS 0.20 
NUDO A NUOOB' 

Nudo B 

FDB = Kc 
Kc + Kc 

= 9.08 =·.o.47 = 9.08 = 0.5 
9.08 +·9.08 + l. 23 9.08 +9.08 

M = 0,47 X :2, 2 3 = 1,.05'1'-..., 11 = 0,5 X 0,75 
:. 0.38 t.-m 

Ms1.lp = 1.05 X 0.528 = 0~55 Msup = o ,'38 X 0,528 = 0.20 t-m 

Minf· = = a •. 55 Minf = = 0.20 t-m 

'f ··,:, 
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8... ESFUERZOS CORTANTES DESARROLLADOS POR LA TRANSFERENCIA A LA . . . . . . . - . ~ . . . . 
COLUMNA DEL.MOMENTO NO EQUILIBRADO 

De la sec. 11.12.2.4 del ACI en sus comentarios se tiene.que 
el esfuerzo cortante es: 

Vuc = ... vu + iv M u 

Ac 
j/c 

6 Vuc, = Vu "l..v Mu 
Ac JI e• 

. 
d6nde: Ac, e, j/c, j/c'; se tienen de la gráfica(t-)y 

Í V : 0·.IJO de la gráfica 3 .2.1. 

8,1 REVISIÓN EN LÁ COLUMNÁ EXTERIOR 2-A, QUE COR.RESPOND_É AL 
CASO 111 DE LÁ GRÁFICÁ 3.2.Z 

De análisis 
·{ Vu 

Mu 

= 7.25 t-m 

= o.a t-m 

de1 caso III. 

Ac = (2a + b)d . 
j/c = [2adfa+2b) + d3 C2a + b)/a] /.6 

j/c' = [2a2d Ca+2b) + d 3 C2a + b>J I (6 (a + b) ] 

e = a2/ (2a +b)~ 
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1 '"' 

-'.i,' 

· susti túy,endo valores: 

AC - (2a + b).d 

= 2x 94.5 + 149) 9 = 3042 cm2 ~ 

.,. j/c = (2(94.5) 9 (94.5 +· 2x 149) +· 9 3 C2x94.5 +149) 

/~4.:5J /6 

= 111,708.32 cm3 • 

j/c' = [2 (94.s) 2 9 (94.5 + 2 X 149) + 93 C 2x94. 5 +149 >] 

43,352.92 an3 
[6 C94.5 +149)] 

= ., .. 

· Vu
0 = 12!.Q. + 0.40x l)~S X ·io 5 

l<g/cm2 - 2.7 rige 3042' 111,708~32 

Vu, 
=:~ - o.4ox·o.ax 105 

Kg/cn?. 
. e 

= 1.6 
3042 43,352.92 

·.,, 



• 
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..... 
8,2 REVISIÓN DE LA COLUMNA INTERIOR 2-B CASO IV DE LA GRA-. 

Flci. s:2.z 

r::-·-".'-, . r7---, · 
11.:·· ·11 . . ·n ..... I! · · 
1 L __ ;,_.J !+

1 

L.;.·-·-~ -4+º'& ++ . 
d/t. 

En donde: 

Ac - 2 (a+b)d 

= 2 (111.9 +11¡.9)9 ·=5361¡. cm2 • 

j/c = j/c' = (ad(a+3b) +·d3] /3 

= 11¡.9 X 9 (11'9 +3xÍll.9)+9 3 )/3. 

= 266,655 
3 .. 

cm • 

Vu = 8.85 T y M· = 3.2 T-m. 
.u 

vuc = ~-+ o .11.0 X 3.2 X 105 

5364 266,655 

= 1.65 +·0.1¡.9 = 2~13·Kg/cm2 .• 
Vuc,= 1 •. 65 ... 0.48 = 1~17 Kg/an2; 

de ·.donde se tiene que e1 cortante que rige es e1 del caso III, 

donde Vuc = 2.7 Kg/cm 2 • 

. :· ~ .. . .. 
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8.3 REVISIÓN DEL CORTANTE .Csec. 11.12 .2~4) 

1) V = 
p 

0 (2 +_4_) 0.27 ~ 
Je 

= ó.ss (2 + ·4 
-; 

0.21 l/2so' = 16.s > 2.1 bieiF 

1.57 

2) vP = 1.1 ~ 

- . 1.1 .¡-iSO'· ~ 17,4 > 2~7 bien~ 

€3 o = ·. · i·ado' la'rgo de la ·seo. · cr-!tica del caso III 

lado corto donde:rige el cortante. 

= .. '149 

94.5 
= 1.57 

· con lo que se tiene, que la losa Con , abaco y las dimensio- .. 
nes consideradas, no necesitan refuerzo por cortante. 

9, DISERO POR FLEXIÓN 

Para este disefio se tienen del punto 6, los momentos distribui
<;los, con los que se formará una tabla para el disefio de la lo
sa~ 

La separación del refuerzo por flexión, s.e tiene de. las restric..;· 
ciones siguientes: .. · 

S j :~ · } SEC ~ 7. 6.S rige· la menor. 
l b/.#Vs 
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·Esta separaci6n resulta aveces muy grande y ademlis en .la construc~ 
ci6n se debe seguir una cierta modulaci6n, o sea una separaci6n ·":' • 
práctica·. (Sp)• recomendandose que SP ~· ~O cm. 

Ademlis 1a SEC. 13.~.2 del reglamento dice: 

S ~ 2 h en la sec •. critica, 

También se necesita una cantidad mínima de acero por contracci6n 
y temperatura. 

·' 

= 0.002 

@ 
1 

M, 0·1 s.s !.z. J.s 3,0 

Ma - ~.s - 1.2 s.o } ".,, . 
Dlll.CllAMA 
ID& MOM&NTOll · . 

V• F. Cel 100 ~o 7S 7S 60 

V• F.c-t. o 40 z.s as 40 ' 
follO M IUITO S Qt$TIU9UID05 

o.a.· ,_, 
"'· o r.z. 
-~ 2.2. o.s 1.z. 

' '· . :·. 
Para el disefio de la losa, se.debe considerar que el momento nó 
equil~brado CMN.E~)· entre losa. y columna, se transfiere por ex -
centricidad del ·cortante (SEC. Ú.12~2) y por flexi6n (SEC. 13~3.~). 

Lá fracci6n .del MN.E. por flexi6n, lo .toma un ancho de c2 + 3h, .-
v&lido s6lo para H <->• 

•,O,, 
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e o N e L u s I o N .E s 

La elaborác.ión de este trabajo, presenta los fundamentos en que 
se basan los métodos de diseño de losas, contemplando aquellos 
casos en que el peralte de las trabes está restringido, o no lo 
hay. Estas losas son propias para salvar claros relativamente 
grandes, y se emplean en estructuras de; oficinas, hoteles, al
macenes, losas de cimentación, etc. 

La teoría expuesta se apoya en los estudios realizados por in -
vestigadores que dieron aportaciones al código del ACI. Cabe -
destacar que las grgficas para la distribución de momentos, de -
ducidas por Sutherland y Appleton·, no tuvieron mucha aceptación, 
ya que cónducen a errores de aproximación al hacer la lectura. 
Por esta razón se adiciona la tabla de la distribución de momen
tos del ACI-77, así como unas ecuaciones en función de los pará
metros de rigidez o<. Y @t. 

Se deduce de lo descrito anteriormente, que es recomendable pa~ 
ra el caso de aberturas que se dejan para escaleras y duetos de 
servicio, que estos se coloquen de preferencia, fuera del perí
metro de la sección crítica y en la intersección de las franjas 
centrales. Además, el acero que se interrumpe en una abertura, 
se debe distribuir en todo lo ancho de ésta. 

Finalmente, se dan algunas ventajas y desventajas que se tienen 
en estas losas. 
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Ventajas: 

Se reduce el altura de entrepiso, y por tanto la de l.a estructura. 

Se reduce l.a carga muerta •. 

La cimbra resulta más fácil. de colocar. 

Se facilita la colocaci6n de l.as instalaciones, debido a que hay 
pocas vigas o bien se eliminan. 

Desventajas: 

Los análisis que aquí se presentan, son para carga vertical. 

Si actGa carga lateral, la estructura ~ebe.rigidizarse con muros 
o contraventeo, para evitar excesivos desplazamientos de entrepi-
so. 

.. 
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: B 1 B.L l O G R A F I A 

:.1. Reiforced concrete slabs, de: park, R.· y gamble 

2. Diseño dé estructuras de concreto conforme al reglamento 
ACI-318-77, tomo 2 edici6n del IMCYC. 

3. Reglamento de las construcciones de concreto reforzado -
ACI-318-.77. 

4. Aspectos fundamentales del concreto reforzado. 
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