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CAPITULO 1 

. 
INTRODUCCION 



CAPITULO 1 

El objeto del presente trabajo, es primeramente dar constancia a mi alma mater y mi 
Facultad de lgeniería, de mi afortunado paso como estudiante de ésta, además porque mi 
sensibilidad como estudiante aún fue motivada para participar en éste, que tiene la virtud 
de brindar la posibilidad de ún texto actualizado a mis compañeros alumnos que en un 
futuro cursarán la materia de Mecánica de Materiales 11, mismo que estará integrado de 
temas extraordinariamente desarrollados y manejados, con la finalidad de que cubran a la 
totalidad de alumnos que recurran a ellos. 

De tal manera que se desarrolla en forma clara y sencilla el esfuerzo cortante en 
vigas, donde se plantea el comportamiento de vigas sujetas a fuerza cortante y el cálculo de 
esfuerzos y deformaciones debidas a está. 

En un análisis más amplio, pero no menos complejo se desarrolla el 
dimensionamiento y revisión de vigas de concreto reforzado, tanto para secciones simple y 
doblemente armadas como en secciones l y T; sujetándose a las especificaciones del RDDF 
NTC-87, debido a que es el Reglamento que rige. 

Analógamente se trata el tema de losas de concreto reforzado, su comportamiento, 
dimensionamiento y revisión; así como el de cimentaciones superficiales. 

También se desarrolla el comportamiento de elementos cortos sujetos a flexión y 
carga axial combinadas, además de una breve introducción de los elementos presforzados. 

Por último, se presentan especificaciones, gráficas y tablas como apoyo de desarrollo 
de los temas, agregando a esté un análisis simplista del estado plano de esfuerzos. 

Finalmente cabe mencionar que para que el alumno reafirme sus conocimientos 
teóricos de la materia deberán ser acentuados con una práctica de laboratorio por tema, 
como es recomendado por el programa de la asignatura. 
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CAPITULO 11 

CORTANTE EN VIGAS 



CAPITULO ll 

ESFUERZO CORTANTE 

La fuerza cortante es un elemento mecánico, que tiende a provocar fallas por 
deslizamiento y corte fundamentalmente, y la respuesta antes de la falla es, además de las 
deformaciones, la generación de esfuerzos cortantes que analizados en una sección 
cualquiera cumplirán con el equilibrio. 

( b) 

Esfuerzos cortantes. 
Fioura l. 

En la figura 1-a, se muestra una pieza sobre la que actúa una fuerza, y el área de la 
sección transversal esforzada donde se representan los esfuerzos cortantes con pequeñas 
flechas, que podemos considerar son de la misma magnitud. En la figura 1-b se asume que 
Ja tendencia de falla necesaria corresponderá a un deslizamiento tal como se ilustra, y que, 
su resistencia sólo obedeció a los esfuerzos cortantes que"" 'iCíl en !a fi:;ura 1-n. 

En la práctica, analizar los esfuerzos de está manera es realmente sencillo, por la 
suposición de que estos son iguales sin perder de vista que la configuración del diagrama 
de esfuerzos no corresponde rigurosamente a esfuerzos cortantes constantes. Por lo anterior, 
la forma de racionalizar los esfuerzos cortantes para este tipo de casos, será apoyándose 
en la ecuación siguiente: 
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Donde: 
T = Esfuerzo cortante [Kg/cm'] 
V = Fuerza cortante aplicada al centroidc del área [Kg) 
A = Arca de la sección [cm'] 

El resultado obtenido, es un esfuerzo cortante promedio ó también llamado esfuerzo 
cortante directo. 

Veamos la aplicación de la expresión en un ejemplo sencillo, donde se presenta un 
detalle de unión de placas típico de estructuras de acero, donde se dimensionará un perno 
sujeto a esfuerzo cortante directo. 

La fuerza P se transmite de la placa de la derecha a las de la izquierda a través de un 
perno. La placa de la derecha ejercerá una acción cortante sobre el perno en secciones a 
los lados de la placa .. 

P/2 
t 

=l1----=====1=Il~I t- P 

: : 
FY2 

~ ~d 
' Unión de placas. 

Fl11ura 2. 

P = 6000 [Kg] 
T ='700 [Kg/em'] 

Se trata de determinar el diámetro del perno requerido para que no exceda el esfuerzo 
cortante directo permisible. 
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SOLUCION: 

P/2 

P--~~r 
:::::::~ P/2 

Perno ~"'"""' 

Diagramo de cuerpo libre. 
Figuro 3 . 

P = Acción sobre el perno. 
V = P/2 Esfuerzos cortantes directos resultantes. 

Sabiendo que: 

Despejando el área: 

A= 3000=4.J(cm] 
700 

Pero el área esta dada como: 
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Despejando el diámetro: 

d=~ ~A 

d=~ (4) (4. 3) 
'Ir 

El diámetro del perno es d= 2.3 [cm) para que el esfuerzo cortante directo no 
exceda 700 [Kg/cm'). 

Como se ha visto es una forma sencilla y directa de analizar el esfuerzo cortante. 
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ESFUERZO CORTANTE EN VIGAS 

Las vigas son elementos estructurales cuya función primordial es resistir cargas 
perpendiculares a su eje longitudinal, generalmente. Los elementos mecánicos más 
importantes que producen estas cargas son momento tlcxionantc y fuerzas cortantes, las 
vigas también pueden estar sometidas a momentos torsionantes y fuerzas normales. 

Las vigas se usan para soportar entre otras solicitaciones losas de entrepisos, azoteas, 
otras vigas, cte. Las cargas se transmiten através de las losas, y las vigas las transmiten a 
su vez, a las columnas o muros. 

Las vigas también son utilizadas como soporte; ya sea en puentes, cimentaciones, cte. 

Cuando se somete una viga a determinadas cargas, excepcionalmente nos encontramos 
sólo con momento flexionan te. Lo que sucede comúnmente es que las solicitaciones generen 
tanto momento tlexionantc como fuerza cortante. 

Se ha establecido que el momento tlcxionantc en una sección, es igual a los esfuerzos 
normales integrados en ella, actuando através de un brazo de palanca, que comúnmente es 
denominado par interno. Por otro lado la suma de los csfucr7ns cnrtnntcc;. ~cr(!n iguaks a 
la fuerza cortante que actúan en la sección. 

Para respaldar lo anterior, se presenta la forma de distribución de esfuerzos cortantes 
en una viga de sección transversal rectangular que tiene un ancho b y una altura h. 
Supongamos que los esfuerzos cortantes actúan paralelamente a la fuerza cortante . 
Supongamos también que la distribución de los esfuerzos es uniforme a lo ancho de la 
viga. El empico de estas dos suposiciones nos permitirá determinar la distribución de 
los esfuerzos cortantes que actúan sobre la sección transversal. 

h 
;; 

~n tDh 
m ·r y 

\o) \ b) te l 
Fleuro 4. 
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Tomando un elemento entre dos secciones transversales adyacentes de la viga y 
entre dos planos paralelos a la superficie neutra, como se indica por el elemento nm en 
la figura 4-o. De acuerdo con las hipótesis anteriores, los esfuerzos cortantes verticales 
están uniformemente distribuidos sohre las caras verticales de éste elemento. También 
sabemos que los esfuerzos cortantes sobre un lado de un elemento se acompañan por 
esfuerzos cortantes de igual magnitud que actúan sobre caras perpendiculares del elemento, 
figura 4-o y c. Por lo que deben presentarse esfuerzos cortantes horizontales entre 
capas horizontales de la viga, así como esfuerzos cortantes transversales sobre las 
secciones verticales. En cualquier punto de la viga estos esfuerzos cortantes complementari11s 
son iguales en su magnitud, figura 4-c. 

Esta observación acerca de la igualdad en los esfuerzos cortantes horizontales y 
verticales nos lleva a una importante conclusión relativa a los esfuerzos cortantes en 
las partes superior e inferior de la viga. Si consideramos que el elemento mn se sustrajó de 
la parte inferior o de la parte superior de la viga, es evidente que los esfuerzos cortantes 
horizontales deben ser nulos, porque no se presentan esfuerzos sobre las superficies 
externas de la viga. Por lo tanto, el esfuerzo cortante vertical T también debe ser nulo en 
las partes superior e inferior de la viga. Esto es que: 

T = O cuando y = ± hJ2 

Para justificar de manera cualitativa la existencia de esfuerws cortantes 
recurriremos a un experimento simple. Toménse dos barras rectangulares iguales de altura 
h y coloquénsc sobre soportes simples como se muestra en la figura 5-o, luego cargénsc 
con una fuerza P. Si no existe fricción entre las barras, la flexión de las mismas 
ocurrirá en forma independiente. Cada barra estará en compresión por encima del eje 
neutro y en tensión por debajo del mismo, y se deforman como se muestra en la figura 
5-b. Las fibras superiores longitudinales inferiores de la barra superior se deslizarán 
con respecto de las fibras superiores de la barra inferior. Si en lugar <k las dos barras se 
tiene una barra sólida de altura 2h, deben ocurrir cortantes a lo largo del plano neutro 
de tal magnitud que eviten el der.lizamicnto mostrado en la figura 5-b. Debido a la 
presencia de los esfuerzos cortantes para impedir el deslizamiento, la barra simple de 
altura 2h es más rígida y más resistente que dos barras separadas, cada una de altura 
h. 

Flouro a 
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Con el fin de valuar los esfuerzos cortantes, consideremos dos secciones transversales 
adyacentes definidas de ah y de cd tomadas de la viga, figura S·n separadas por una 
distancia dx, figura 6-n , además, suponiendo un elemento mb y mi, quedando definido 
con su cara inferior como la superficie inferior de la viga, la cual no presenta esfuerzos; 
su cara superior ubicada a una distancia y de la superficie neutra (de la viga), está sometida 
al esfuerzo cortante . Las caras extremas del elemento están sujetas a esfuerzos normales 
debidos a los momentos tlexionantcs; también presentan esfuerzos cortantes verticales, 
pero como sólo se analizará el equilibrio en dircccion x, estos no intervienen figura 6-b. 

a 

Compresión 

Tensión (Ila c '\ Q Ih /le neutro 

m n Tv1} - - -· - Tv 
M M-t-ciM G· -·--

b d ~ 

( b) ( c l ( C.1) 

Esfuerzos cortantes en vio as 

Floura 6. 

Si suponemos que los momentos llexionantes son iguales, en transversales nb y cd (esto 
si, la viga sólo está sujeta a tlcxión pura), los esfuerzos normales en dirección x que 
actúan sobre los lados bm y dn también serán iguales. Entonces, el elemento estará en 
equilibrio bajo la acción de estos esfuerzos; por lo tanto el esfuerzo cortante debe ser 
igual a cero. Y cualquier otro elemento que se analice de la misma región, también estará 
en equilibrio. 

El caso más gcncrai, es cuando se píc5cnt~n en form~ V:\rfahlc los momentos 
flclCionantes a lo largo de la longitud de toda la viga, y como consecuencia aparecen las 
fuerzas cortantes, que también son variables. Si se extrae un elemento dA, a una distancia 
y del eje neutro, los esfuerzos normales que actúan sobre la cara izquierda serán a, dA. 
Figura 6-c.1. 

Donde: 

Integrando todos los esfuerzos producidos sobre la sección mb, se obtiene como 
resultante una fuerza F1 definida como: 
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En igual forma, se determina la resultante F,, que actúa sobre la sección nd 
quedando: 

Intentando con los resultados de F, y F1 el equilibrio nos percatamos de que no se da 
entre ellas, por lo que analizando nuevamente el elemento se observa que este se cumplirá 
con la participación de la fuerza cortante F,,. 

La fuerza F,,, que aparece en la cara superior del elemento mn, es la fuerza que 
se requiere para poder establecer un equilibrio y está definida como: 

Donde: 
b dx = Presenta el área de la cara superior del elemento. 

Entonces estableciendo el equilibrio de las fuerzas F., F, y F,. y haciendo la suma de 
ellas en direccion x, se tiene que: 

Sustituyendo cada una de las fuerzas: 

'íbdx=JM+dMydA-f!!.ydA · 
I • T 

'íbdx= f ~ydA+ f '1i' ydA-HydA 
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Dividiendo entre b dx: 

Donde: 

'T=dM 1 JydA 
dxib 

dM 
dx.=V 

Finalmente: 

Donde: 

T ~vo. -z¡; 

'f = Esfuerzo cortante en cualquier punto de la sección transversal, 
(Kg/cm']. 

V = Fuerza cortante que actúa en Ja scccion transversal, [Kg]. 
Q = Momento de primer orden (momento estático) del área situada 

encima del nivel considerado, [cm']. 
1 = Momento de inercia de toda la sección transversal, (cm']. 
b = Ancho de la scccion transversal, [cm]. 

Analizando la variación de los esfuerzos cortantes de acuerdo a la expresión en una 
sección rectangular, tenemos que: 

y 

-¡¡ 
1 a l Sección rectangular ( b l 01ogromo de esfuerzos 

AQuro 7. 
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Definiendo el área como: 

A=bh 

Ahora, el momento de inercia: 

Y el momento estático o primer momento: 

Q=b( ~-Y1) i (~+Y1) 

De manera general el esfuerzo cortante queda expresado, como: 

V h 2 2 
Tx= 2I" (4-Y1) 

Cuando se tiene una sección transversal rectangular,para determinar la variación de 
los esfuerzos, sólo se tendrá que verificar Q, ya que V,I y b son constantes en cualquier 
punto de ella. 

Para conocer los valores máximo y mfnimo, se evalúa la expresión general de la 
siguiente forma: 

Para y=O 

Para y± h/2 

vh 2 
T mAx= SI.x 

r=O 

Veamos el siguiente ejemplo, donde se encontrará el valor de los esfuerzos cortantes en 
los niveles indicados y se construirá su gráfica correspondiente; y se podrá observar su 
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variación, tanto en el alma como en el patín de la sección transversal propuesta a 
continuación: 

Como datos se tiene una viga de longitud L, simplemente apoyada y con una carga 
concentrada de 50 TON localizada a L/2. Figura 8-a. Además, con una sección transversal 
T, definida por el corte A - A y teniendo los siguientes valores, como se muestra en la 
figura. 8-b. 

~ 
~ 
~ L ~I 

(a) 

Fic;iura 8. 

SOLUCION: 

seccion A -A' 

14 18 

@)_,,__,__@) 

l bl 

Sabemos que el esfuerzo cortante está definido como: 

T= VQ 
Ib 

Determinando cada uno de los términos: 

30 

(cm) 

Cálculo de la fuerza cortante V, determinación del diagrama de fuerzas cortantes. 

¡ 50Ton 

6.---~ 

f 25 Ton t 25 Ton 

¡.. L/2 .,¡,. L/2 •I 
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Como podemos observar, se tienen dos valores de 25 TON, tanto positivo como 
negativo; para efectos del ejemplo se toma el valor mayor sin importar el signo. 

Ahora, de la sección transversal de la viga, se calcula la ubicación del centroide y el 
momento de inercia centroidal de la misma. 

2 Centroide 

\cm) 

Tomando momentos con respecto al lecho superior del patín; 

Y= (10¡ ¡2¡ (1) +(Jo) ¡2¡ (1s+2¡ 
(18) (2) +(JO) (2) 

Y=ll[cm] 

Dividiendo la sección T en dos secciones rectangulares, y sabiendo que el momento 
de inercia de una sección rectangular está definida como: 

I= bh
3 

+Ay2 
12 

Entonces el momento de inercia de la sección cu111puosta: 

I=2:._(18) (2 3)+(18) (2) (102¡+2:..(2) (303)+(2) (30) (62 ) 
12 12 

I=l2+3600+4500+2160=10272[cm4 ] 
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Cálc~lo de los" momentos" de primer orden en los niveles indicados de la sección: 

cm 

01-1 =O 

02-2=c1s1 c21 c101 ;,36orC:1n33 

o3 _3=(1B) (2) (10) +(2) (9) (4 .5) =44l(cm3 ] 

Como podemos observar en los extremos (1·1) y (4-4) el valor del momento estático es 
nulo, mientrás que en el nivel (3-3), donde se ubica el centroide de la sección tiene un 
valor máximo; pero esto no indica que se vaya a tener el valor mayor del esfuerzo 
cortante. 

Y como último término tenemos el ancho b, donde cada nivel tiene su valor 
correspondiente: 

b1•1 =18[cm) 
b1., = 18 [ cm ) cuando se encuentra ligeramente arnba del plano del patín con 

el alma. 
b,_1 = 2 [ cm ) cuando se encuentra ligeramente abajo del plano de unión del 

patín con el alma. 
b,.,, = 2 [cm] 
h .... = 2 [cm) 
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Integrando cada uno de Jos ténninos con sus valores correspondientes, se 
calcula los esfuerzos cortantes en el alma: 

1"1-1=0 

Ligeramente arriba del alma: 

,. = (25000) (360) • 48 68 [Kg/cm2¡ 
2 - 2 (10272) (18) • 

Y ligeramente abajo: 

,. = (25000) (360) • 438 • 08 [Kg/cm2¡ 
2 - 2 (10272) (2) 

,. _ (25000) (441) • 536 • 65 [Kg/.cm2]· 
J-J (10272) (2) 

Por ultimo, se construye el diagrama de esfuerzos del alma: 

"t'mín 

tfnóx 

Cabe mencionar que el esfuerzo cortante máximo se encuentra al nivel del centroide, 
esto quiere decir, que es en éste sitio donde se encuentra más esforzada la sección; pero 
es importante expresar que no siempre se presentará en este nivel en cualquier sección. 

Como sabemos la variación de una sección rectangular es de forma parabólica, pues en 
Jos niveles 1·1 a 2.2 se presentan de tal forma, y en 3-3 a 4-4 también. 
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Para concluir con el ejercicio, se calculará el esfuerzo cortante en una ala de la sección 
analizada: 

Para el cálculo del momento de primer orden, se toma un ancho cualquiera z, entonces: 

Oz=(2) (z) (10) =20z(cm3] 

Y el momento ·estático máximo: 

Om4x=(2) (9) (10) =l8o(cm3 ] 

Por lo tanto el cortante máximo: 

1 = (25000) (lBo) =219 o4[Kg/cm2] 
m4x (10272) (2) • 

Y por último, se contruye su diagrama: 

cm 

Observando que este análisis es el mismo para el complemento del patín. 
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CENTRO DE TORSION 

Reiterando lo señalado, de que en cualquier sección de una viga, siempre que tenga 
una variación el momento flexionan te en su trayectoria longitudinal, existirá fuerza cortante 
y por lo tanto esfuerzo cortante. 

Cuando es aplicado un sistema de cargas donde la resultante coincida con el 
centroide de una sección asimétrica, el fenómeno que se presentará será el de flexión 
acompañado de torsión. Lo anterior induce la aparición de un sistema de esfuerzos más o 
menos complejo, para evitar esta complejidad de esfuerzos es conveniente localizar un punto 
denominado Centro de torsión o también llamado Centro de Cortante, que tendrá conlll 
virtud que el paso de la resultante por ese punto producirá exclusivamente flexión. 

Para ejemplificar la determinación del Centro de cortante, consideremos una viga en 
cantiliver, como se indica en la figura 9·a. Suponiendo que las paredes de está sección 
son suficientemente delgadas, (figura 9-b), para que todos los cálculos puedan basarse en 
la hipotésis de que el área ésta concentrada en la línea media del espesor. La flexión 
de ésta sección se presenta alrededor del eje horizontal (rje t) y aunque no tiene un eje 
vetical de simetrfa, se supone que los esfuerzos de flexión pueden calcularse cun la 
Fórmula de la Escuadría. Suponiendo además que en esta canal actúa una fuerza cortante 
vertical paralela al eje y, entonces, el momento flexionante variará linealmente a lo largo de 
la viga. 

p 

1Y 
(o) 

Figuro 9. 

(b) 
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F¡ 

I~ º¡ bF2 aP=V 

p Ft 
(el 

Figura 9. 

Conocemos que la distnbución de esfuerzos para el canal es como se muestra en la 
figura 9-d. Para determinar el esfuerzo cortante máximo T1 en el patín, tenemos que: 

btpi 
Q,,=-2-

Donde: 
Q, = Es el primer momento del área del patín respecto al eje z. 

Entonces, el esfuerzo T1 en el patín es: 

_ btfhVy_ bhVy 
T1-------

2Iztf 2r,, 

De la misma forma, sabemos que el esfuerzo cortante T1 en la parte superior del 
alma es: 

bt.rhVy 
T2= 2t.J.r 

Y el esfuerzo que actúa en el eje neutro: 

Tmb=( btf +!!¡ hvy 
t,.. 4 2r .. 
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Para detenninar la fuerza cortante total F1, seflalada en cualquier patín, figura 9-c, será 
apartir de los diagramas triangulares del esfuerzo cortante. Cada fuerza es igual al área 
del triángulo de esfuerzo multiplicada por el espesor del patín sobre el cual actúa el 
esfuerzo: 

Sustituyendo el valor de T., se tiene: 

_hb2tyVy F1---u;--

Por otra parte, la fuerza vertical F, en el alma debe ser igual a la fuerza cortante 
P, dado que las fuerzas en los patines son horizontales y no tienen componente vertical. 
Se puede demostrar que F, = P, considerando el diagrama de esfuerzos, que consiste en dos 
partes, un rectángulo de dimensiones T2 b, y una área parabólica igual a 2/3 (T.,.. - T1) h. 

Entonces, Ja fuerza F, es igual al área del diagrama de esfuerzo multiplicada por el 
espesor del alma: 

Sustituyendo las expresiones T2 y T,..., se obtiene: 

t.,113 bh 2tf p 
F 2=(12+-2-) Ir 

Donde el momento de inercia es igual: 

t.,113 bh2tf 
I,=12+--2-

Finalmente, sustituyendo r. en la expresión de F, ; se obtiene que: 

F2=P 

Las tres fuerzas que actúan sobre la sección figura 9-c, deben ser estáticamente 
equivalentes a la fuerza resultante P que actúa a través del centro de cortante O, figura 9·n. 
Por lo que el momento que produce la fUerza P, respecto a cualquier punto de la sección 
transversal es igual al momento de las tres fuerzas respecto al mismo punto. Está relación 
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entre Jos momentos proporciona una ecuación a partir de la cual puede determinarse Ja 
excentricidad, es decir la distada e comprendida del centro de la sección al centro de 
cortante. 

Obteniendo la ecuación: 

F1 (h) -F2 (e) ~P(O) =O 

Sustituyendo las ecuaciones F1 y F, ydespcjando e, tenemos que: 

e=b2h2tf . 

.4Iz 

Con la expresión se obtiene la excentricidad de la sección, y tiene unidades de 
longitud. 

Por lo anterior, el centro cortante de esta sección se localiza en el punto O, donde 
la viga se flexionará sin torcerse, permitiendo la determinación de esfuerzos normales por 
flexión. 

Para comprender lo expuesto, se presenta a continuación un ejemplo ilustrativo, donde 
se calcula el centro cortante de una sección transversal, como la mostrada en la figura 10-a. 

1 

-~·!._tj_U__; ]I:::_ 
hz/z l~ htlz 

•I 
bz b1 

Fl;ura 1 o-a 
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Como ya sea estudiado anterionnente, la variación de los esfuerzos se presentan de 
la siguiente forma, figura 10.b. 

"'l:, 

~ 
~.~ F1 ~~-;. V 
1:2 F1 

[DJlJP7 
"(, 

Figuro 10-b 

Recordando fa teoña planteada, se pueden evaluar las siguientes fuerzas: 

T1b1t 
F¡=-2-

Y el valor de los esfuerzos cortantes, está dado como: 

Donde: 

VQ¡ 
T1=IF 

b1th1 
01=-2-
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Donde: 

Entonces: 

Vb1th1 Vb1h 1 
r1 =---ut=-u-

Y sustituyendo el valor d.e los esfuerzos: 

Vb¡h¡ b¡ t Vb~h¡ t 
F¡ =-U- -2-=--¡y-

Y la ecuación que se puede plantear apartir de la relación de momentos es: 

h h h2 h2 
F¡( 2 J +F¡( 2 J -F2( 2 )-F2(T) -Ve=O' 

Reduciendo la expresión: 

Despejando la excentricidad "e" para conocer su valor: 

e= P'i (h1) -F2 (h2) 
V 

Por último sustituyendo las expresiones F, y F,, se tiene: 
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Vbih1th1 _ Vb~h2th2 
e=~~4_I~-..,,,.-~4-I~

V 

Finalmente, si se desea se pueden dar valores a la sección y se conocerá el punto que 
define el centro cortante, sin necesidad de saber que valor tiene la fuerza cortante. 

En general, localizar el Centro de cortante o Centro de torsión en una sección 
trnnsvcr.;al monolítka e• po<ihlc y sencillo. Pero se puede considerar no muy importante, 
debido a que éstas poseen una considerable rígidez a la torsión, por lo que se distorsionan 
muy poco durante la flexión producida por las cargas que actúan a través del centro de 
gravedad. 
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FLUJO CORTANTE 

Hasta el momento se han utilizado scciones de vigas monolíticas, homogéneas, cte., 
ahora se analizarán secciones de vigas ensambladas, es decir vigas fabricadas con dos ó 
más elementos, que podrían ser unidos con clavos, tornillos, adhesivos y/o soldadura, cte., 
para que trabajen como una viga continúa en sus secciones. 

Los elementos que son empicados para constmir tales vigas, son de una gran 
variedad de perfiles, que sólos o combinados satisfacen cualquier tipo de necesidad. 

En el diseño de una viga armada se contemplan 2 criterios: 
Primero, se dimensiona como una viga de sección monolítica y se analizan los 

esfuerzos producidos por flexión y cortante. Con el segundo se diseñan los elementos de 
conexión para garantizar que la viga se comportará como un elemento monolítico. En este 
diseño los elementos de conexión tendrán problemas si los conectores no son 
debidamente colocados, y como medida para evitar este problema es conveniente realizar 
diagramas de flujo t!c curt~ntc. 

Para poder hacer un análisis del flujo cortante, se tiene que saber que las cargas 
soportadas por los elementos de conexión son las fuerzas cortantes horizontales transmitidas 
entre las juntas de las vigas ensambladas. 

De tal manera que haciendo uso de la deducción de la expresión del esfuerzo cortante, 
donde se supusó que el esfuerzo actúa en la cara superior del elemento (figura S·b), mb 
y nd estaba uniformemente distribuido en el ancho b de la viga. Sin embargo, esta 
suposición puede ser válida en un caso más general. Por lo tanto, en lugar de calcular los 
esfuerzos cortantes, se calcula la fuerza horizontal total F,, que actúa en la cara superior 
del elemento. Esta fuerza puede ser expresada como: 

F 3,=fdx 

Donde: 
res Ja fuerza cortante por unidad de longitud a lo largo del eje de la viga. 

En el caso de una viga de sección transversal rectangular: 
r = T b, esto es debido a que el esfuerzo cortante está distribuido uniformcntc a 

Jo ancho de la viga. 

La magnitud de r, llamada flujo de cortante tiene unidades de fuerza por unidad de 
longitud y su deducción es como sigue: 

F3, =fdx=F2-F1 

Y al sustituir los valores de las fuerzas: 
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y despejando r, tenemos que: 

f=#x(~) JydA 

Donde: 

JydA=Q 

De tal manera que el flujo cortante está dado como: 

f= VQ 
I 

Para ejemplificar se diseña con el elemento mecánico flujo de cortante, considerando 
el caso de una viga, tal como se muestra en Ja figura 11-a donde la resistencia admisible 6 
permisible de Jos clavos es de 70 Kg. Encontrar Ja separación de estos en la junta A y B, 
además considerando que el esfuerzo cortante máximo lo toman los elementos de conexión 
(los clavos) para que se analice como una viga monolítica. 

Sección Transversal . 

r2 ton 

10 1 1 

fi9) A 
I• ·I• •I m 

2 3 
cm 

(al 
1 151' JO JO 

( b l 
A gura 11. 
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SOLUCION: 

Determinando la fuerza cortante máxima: 

¡º·ª ton 

11.2 ton 

'\/ 
li 

L ton 

~~~....,.,.,~º·ª 
¡1111111\t~llllllll 

l.2 

R1=2 [TON] 

Del diagrama se obtiene: 

Vm:x=l,2[TON]=l200[Kg] 

Calculando la posición del centroide, y el momento de inercia de la sección: 
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Haciendo una subdivisión en secciones rectangulares: 

3 30 

I• 10 •!5!• 1 O •I cm 

A1=(J)(5)=15[cm2¡ 

A2 =(25) (J) =7S(cm2 ¡ 

Tomando momentos con respecto a la cara inferior del alma: 

Y- (15) (30.5J • ps¡ pi.s¡ +(150) (15) +(15) (J0.5l 
255 

Y=21.6S[cm] 

Y el momento de inercia para una sección tran•vcrsal rectangular está dado como: 

I=bhl +Ay2 
12 
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x2- c25U33
> +¡1si (9~02.2 i =120s~60¡cm4 1 

z3 ~ C5 l (30
3

) +(150) (6. 6~'2) Ji~943. 36[cm4] 
12 . .·. • . • . .. . . 

- -- -·-,-· __ ,, __ 

- .. -4 . : 
Ixoc.:i=27628.3Z[cm. L 

Dada la expresión del flujo cortante: 

f= VQ 
I 

Analizando para el junta A: 

QA=(3) (5) (11.32-2.5) =132.3(cm3] 

Entonces: 

f (1200) (132.3) 
A- 27628.32 

fA=S. 75(Kg/cm] < fpermisible 

Como el flujo cortante tiene dimensiones de: 

Donde: 
F/l. = Flujo cortante. 

F 
z;L=F 

L = distancia a la que están colocados los clavos. 
F = Calidad de los clavos que se usan. 
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Despejando la separación: 

De tal manera que: 

~=L 
"L 

- 70 -Separación- 5, 75 -12 .17 (cm) 

Y como seguridad se tiene una separación de diseño de: 

So1seño=lO (cm] 

Calculando el flujo de cortante en la junta B: 

VOs 
ts=-y 

Donde el momento estático está dado como: 

Os= ( 132. 3) ( 2) + (25) (3) ( ll. 32-l. 5) =1001. lO [cm3 ] 

Entonces: 

Y la separación: 

Y la de diseño: 

t = (1200) (1001.10) =43 , 48 ( Kg] 
8 27628.32 cm 

S - fadm --rs 

70 S=43:"48=l.l6l[cm] 

So1seno=l.5[cm] 
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DEFORMACION POR CORTANTE 

Las fuerzas cortantes producen una deformación tangencial ó alabeo, también 
llamada distorsión, análogamente que las fuerzas axiales que originan deformaciones 
longitudinales. 

Supongamos que se tiene un elemento sometido a tensión, el cual experimenta un 
alargamiento, y por Jo tanto las dimensiones originales de sus lados cambian, micntrás que 
si tenemos un elemento sometido a una fuerza cortante, la longitud de sus lados no varía, 
sino que únicamente cambian de forma, de rectángulo a paralelogramo; como se observa en 
Ja figura 12. 

ds 
l'.xy 14-.J 

dy 

e _____ d 

Deformación por cortante 

Figura 12. 

Analizando el elemento de la figura 12, se observa que el punto c tiene un ángulo 
igual rr/2 antes de la deformación y se reduce a rr/2-0. Al mismo tiempo el ángulo en el 
punto a se incrementa rr/2+0. Donde 0 es una medida de I~ rli•türsión del elemento debida 
al cortante y es llamada deformación por cortante. Además, la tangente del ángulo 0 es 
igual al deslizamiento horizontal que presenta el extremo superior del elemento con respecto 
al inferior, dividido entre Ja altura del elemento: 

tanO=~ 
dy 

Pero debido a que el ángulo 0 es siempre muy pequeño, se puede considerar que la 
tangente es igual al ángulo, resultando: 

e- ds -ay 
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Ensayando un material sometido a cortante puro y midiendo las deformaciones se 
puede obtener experiementalmente el diagrama esfuerzo-deformación para ese material. 
Este diagrama es muy similar al de un ensaye de tensión del mismo material, pudiéndose 
determinar el límite de proporcionalidad, el límite de fluencia y el esfuerzo máximo 
producidos por la fuerza cortante. Los experimentos muestran que para materiales dúctiles, 
incluyendo el acero estructural, el esfuerzo de fluencia Ty debido al cortante está 
comprendido entre O.S y 0.6 veces el esfuerzo de fluencia debido a la carga axial, fy. Por lo 
tanto la Ley de Hooke por cortante puede establecerse como: 

r=G0 

Donde: 
G es el módulo de elasticidad por cortante, también llamado módulo de rígidez 

transversal. 
Estableciendo la relación entre la deformación tangencial y el esfuerzo cortante, 

hmen1os: 

ds= rdy 
G 

En el caso de vigas, las máximas deformaciones por cortante se presentan donde el 
cortante es máximo, y no hay deformación donde el esfuerzo cortante es nulo. Figura 13. 

Distorsión 
máxima 

Secciones planas 

' .... Eje neutro 

Olstor1ión máximo, presentada en el eje neutro. 

Figura 13. 
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Estas deformaciones alabean la sección, inicialmente plana, através de toda la viga por lo 
que se contradice la hipótesis básica de la flexión elástica de que las secciones planas se 
conservan planas después de la deformación. Sin embargo, por la T<>oría de lo elosticidod 
se puede demostrar que las deformaciones por cortante de las secciones planas son 
despreciables y las expresiones encontradas para la teoría de vigas son perfectamente 
aplicables si la longitud del miembro es cuando menos dos ó tres veces mayor que el peralte 
total del mismo. Esta conclusión es de gran importancia, ya que la existencia de una fuerza 
cortante en una sección transversal no inválida las expresiones para esfuerzos ílexionantes 
en materiales elásticos. 
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MUROS DE CONCRETO Y MAMPOSTERIA ANTE CARGA LATERAL 

Un muro es un elemento arquitectónico y/o estructural, que se construye de concreto 
6 mampostería. 

Los muros en las construcciones cumplen distintas funciones estructurales. Actúan 
como único elemento vertical resistente y soportan las cargas verticales, laterales y 
horizontales. 

Las cargas laterales por efecto de sismo ó viento introducen en los distintos tableros 
de muros un conjunto de solicitaciones que depende de las condiciones de continuidad en 
sus extremos. 

Esto motiva la existencia de diferentes tipos de muros tales como: 
11) Muros Diafragma 

Son los que se encuentran totalmente rodeados por las vigas y columnas de un 
marco estructural al que proporcionan rígidcz ante cargas laterales. 

La unión "ntrc el m~rco y el muro diafragma deberá evitar la posibilidad de volteo 
del muro perpendicularmente a su plano y las columnas del mar~o deberán ;cr 
capaces de resistir, cada una, en una longitud igual a una cuarta parte de su altura 
medida a partir del paño de la viga, una fuerza cortante igual a la mitad de la carga 
lateral que actúa sobre el tablero. 

b) Muros Confinados 
Son los reforzados con castillos y dalas que cumplen con los requisitos siguientes: 

Las dalas 6 castillos tendrán como dimensión mínima el espesor del muro. El 
concreto tendrá una resistencia a la compresión, re, no menor de 150 (kg/cm'], y 
el refuerzo longitudinal estará formado por lo menos de tres varillas 
corrogadas, cuya área total no será inferior a 0.2 rc1ry por el área del castillo y 
estará anclado en los elementos que limitan al muro de manera que pueda 
desarrollar su esfuerzo de fluencia. 

El área tr:msvcrsal no será inferior a 1000 s/fy de siendo s la separación de los 
estribos y de el peralte del castillo. La separación 1.fo lu; estribos no excederá de 
1.5dc ni de 20 [cm]. 

Existirán castillos por lo menos en los extremos de los muros y en puntos 
intermedios del muro a una separación no mayor que una y media veces su altura, 
ni 4 [m). 

Existirá una dala en todo su extremo horizontal del muro, a mt:nos que este último 
éste ligado a un elemento de concreto reforzado de al menos 15 [cm] de peralte. 
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Además, se construirán dalas en el interior del muro a una separación no mayor 
de 3 [m]. 

Existirán elementos de refuerzo con las mismas características que la' dalas y 
castillos en el perímetro de todo hueco cuya dimensión exceda de la cuarta parte 
de la longitud del muro en la misma dirección. 

Además, si la relación altura a espesor del muro excede de 30, deberán proveerse 
elementos rigidizantcs que eviten Ja posibilidad de pandeo del muro. 

e) Muros Reforzado•· lnteriomiente 
Estos son muros reforzados con malla o barras corrugadas de acero, horizontales 
y verticales, colacadas en Jos huecos de las piezas, en duetos o en las juntas. Para 
que un muro pueda considerarse como reforzado deberán cumplir Jos siguientes 
requisitos mínimos: 

La suma de Ja cuantía de refuerzo horinzontal, p,, y vertical, P~ no será menor que 
0.002 y ninguna de las dos cuantías será menor que 0.0007. La cuantía de 
refuerzo horinzontal que se cálcula como p, = A,. / s t, donde A,. es el refuerzo 
que se colocará en el espesor t del muro a una separacion s; p, = A~/ t L, en que 
~ es el área total de refuerzo que se colocará verticalmente en Ja longitud L del 
muro. Cuando se emplee acero de refuerzo de fluencia especificado mayor de -
4 200 [Kg/cm2

), las cuantía' de refuerzo mencionadas en este párrafo podrán 
reducirse multiplicándolas por 4 200 / fy. 

Todo espacio que contenga una harra de refuerzo vertical deberá tener una 
distancia libre mínima entre el refuerzo y las paredes de la pieza igual a la mitad 
del diámetro de la barra y deberá ser llenado a todo lo largo con mortero 
o concreto. La distancia libre mínima entre una barra de refuerzo horinzontal y 
el exterior el del muro será de 1.5 [cm] o una vez el diámetro de Ja barra, la que 
resulte mayor. El refuerzo horizontal deberá estar embebido en toda a su longitud 
en mortero o concreto. 

Para el colado de los huecos donde se aloje el refuerzo v.alical pu<lrá emplear.;: 
el mismo mortero que se usa para pegar las piezas, o en concreto de alto 
revenimiento, con grado máximo de 1 [cm] y resistencia a compresión no menor 
de 75 [Kg/em'). El hueco de las piezas tendrá una dimensión mínima mayor de 5 
[cm] y una área menor de 30 [cm']. 

Deberá colocarse por lo menos una barra No.3 de grado 42, o refuerzo de otras 
características con resistencia a tensión equivalente, en dos huecos consecutivos en 
todo extremo de muros, o a cada 3 [m]. El refuerzo vertical en el interior del 
muro tendrá una separación no mayor de 6 veces el espesor del mismo ni mayor 
de 80 [cm]. 
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CUando los muros transversales lleguen a un tope, sin traslape de piezas, será 
necesario unirlos mediante dispositivos que aseguren la continuidad de Ja 
estructura. 

El refuerzo horizontal debe ser continúo y sin traslape en la longitud del muro y 
anclado en sus extremos. Se deberán cumplir los mismos requisitos de anclaje que 
para concreto reforzado. Deberá haber refuerzo consistente en una barra No.4 de 
grado 42, o con resistencia a tensión equivalente, alrededor de toda abcrrura cuya 
dimensión exceda de 60 {cm] en cualquier dirección. 

La relación alrura a espesor de estos muros no será superior a 30. 

d) Muros No Refon11dos 
Serán aquellos que no tengan el refuerzo necesario para ser incluidos en alguna 
de las tres categorías anteriores. 

En las diferentes etapas experimentales con muros, se ha llegado a concluir que el 
diseño de muros de marnpostcrfa gcneralmcnlc está regido por los esfuerzos cortantes 
inducidos por el sismo. Ante este estado de solicitación, los muros no reforzados presentan 
un colapso brusco y total en cuanto se sobrepasa el esfuerzo de agrietamiento, los muros 
confinados y castillos admiten dcfom1aciones superiores a las de agrietamiento; sin embargo, 
presentan notable pérdida de rigidez y resistencia para deformaciones muy grandes cuando 
Ja grieta diagonal se prolonga dañando el castillo; los muros con refuerzo en el interior de 
Jos huecos de las piezas tienen normalmente gran deterioró para deformaciones superiores 
a la del agrietamiento, debido a fallas locales y a desprendimiento de las paredes de las 
piezas. 

Tipos de pieZJJS · 

Las piezas que se usan en elementos estructurales de mamposterfa deberán cumplir 
los rcquisistos mínimos de calidad especificados por la Dirección General de Normas de la 
Secretaria de Comercio y Fomento Industrial para el tipo de tabique que se va a emplear. 
En particuaJr deher~n apfü:a.rse !~ ~ibtJicntc:; Nonnas: 

C6 ladrillos y bloques cerámicos de barro, arcilla o similares. 
ClO bloques, ladrillos o tabiques y tabicones de concreto. 

Para elementos estructurales de mampostería sólo se empicarán piezas macizas o con 
huecos venicales. 
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Análisis por cargas laterales 

El análisis para la determinación de los efectos de cargas laterales debidas a sismo 
se hará en base a las rigideces relativas de los distintos muros. Estas se determinarán 
tomando en cuenta las deformaciones de cortante y de flexión. Para estas últimas se 
considerará la sección transversal agrietada del muro cuando la relación de la carga vertical 
a momento flcxionantc es tal que se prc;cntan tensiones verticales. Se tomará en cuenta la 
restricción que impone a la rotación de los muros la rigidez de los sistemas de piso y techo 
y la de los dinteles. 

Será admitiblc considerar que la fuena cortante que toma cada muro, es 
proporcional a su área tran:-ivcrsal, ignorando los efectos de torsión y de momento de volteo, 
y empicando el Método Simplificado de diseño sísmico especificado en la Sección 7 de las 
Normas Técnicas Complementarias de Diseño Sísmico, cuando se cumplan los requisitos 
especificados en la Sección 2 de las Normas citadas. y que son los siguientes: 

l. En todos los niveles, al menos 75 % de las cargas verticales están soportadas por 
muros ligados entre sí mediante losas monolíticas u otros sistcm.is de piso suficientemente 
resistentes y rígidos al corte. Dichos muros tendrán distnliución scncihlcmcnte simétrica con 
respecto a dos ejes ortogonales, o en su defecto, el edificio tendrá, en cada nivel, al menos 
dos muros perimctralcs de carga, sensiblemente paralelos entre sí ligados por los sistemas 
de piso antes citados en una longitud no menor lJUe la mitad de la dimensión del edificio 
en la direccion de dichos muros. 

2. Relación entre longitud y ancho de la planta del edificio no excede de 2 a menos 
que, para fines de análisis sísmico, se pueda suponer dividida dicha planta en tramos 
independientes cuya relación longitud a ancho satisfaga esta restricción y cada trnmo se 
revise en forma independiente en su resistencia a efectos sísmicos. 

J. La relación entre la altura y la dimensión mínima de la base del edificio no exceda 
de 1.5 y la altura del edificio no es mayor de 13 [m). 
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Resistencia a cargas laterales 

La resistencia de un muro a cargas laterales, debidas a viento o sismo, deberá 
revisarse para el efecto de la fuerza cortante del momento flexionantc en su plano y 
eventualmente también para momentos flcxionantes debidos a empujes normales a su plano. 

FucrJI cortante re,·istida por la Mampostería 

La fuerza cortante resistente de diseño se determinará como: 
a) Para Muros Diaímgmn 

b) Pnm otros Muros 

VR=FR(O.SV'AT+0,3P) S l.SFRVºAT 

Donde: 

Como: 

AT = Arca bruta de la sección transversal del muro. 
P = Carga vertical que actúa sobre el muro, sin multiplicar 

por el factor de carga. 
Y = Esfuerzo cortante medio de diseño. 
Fa = Factor de reducción de resistencia, se tomará: 

0.7 Para muros diafragma, muros confinados y muros con refuerzo 
interior. 

0.4 Para muros no confinados ni reforzados. 

No se tomará 11i11gúu incrementa en la fuerza cortante rei;;istente debido a la carga 
vertical cuando está excede de la mitad con la carga vertical resistente de diseño P. 
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CAPITULO 111 

VIGAS DE CONCRETO 

REFORZADO 



CAPITULO 111 

CONCEPTOS BASICOS DE CONCRETO REFORZADO 

El concreto simple, está formado por una mezcla fraguada de cemento, agua, 
agregado fino y grueso, aire y con frecuencia aditivos. La mezcla plástica que resulta se 
coloca y se compacta en la cimbra, luego se cura para facilitar la reacción química que se 
lleva acabo entre el agua y cemento, dando esto un aspecto duro. El producto terminado 
tiene una alta resistencia a la compresión y una baja resistencia a la tensión, de tal forma 
que su resistencia a la tensión es aproximadamente un décimo de su resistencia a la 
compresión. Debido a esto, se proporciona refuerzo en las regiones donde se presentan 
tensiones para compensar la debilidad en estas zonas del concreto. 

Quedando definido por lo tanto el Concreto Reforzado, como una combinación de 
concreto simple y barras de acero. 
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COMPORTAMIENTO DE VIGAS DE CONCRETO 

El concreto reforzado nos proporciona una sección heterogénea, que analizada ·de 
acuerdo a las hipótesis básicas del comportamiento de los materiales, no nos conduce a 
errores apreciables. 

De tal manera que para definir el comportamiento de las secciones de concreto se 
siguen las siguientes Hipótesis: 

l. Se supone una distribución lineal de la deformación. Esta suposición se basa en 
la Hipótesis de Bernoulli en la que las secciones planas antes de la flexión permanecen 
planas y perpendiculares al eje neutro después de la flexión. Es una etapa inicial elástieá, -
en la que las cargas son proporcionales a la' deformaciones. Es frecuente que bajo las 
condiciones de servicio, la estructura se encuentre en esta etapa. 

2. Inicialmente se conoce la distribución de esfuerzos en la zona de compresión del 
elemento. Es decir, es una etapa intermedia en la que la relación Carga-Deformación ya no 
es lineal, pero en la carga va creciendo. 

3. La deformación en el acero y en el concretn que In rodea es la misma antes del 
agrietamiento del concreto o de la fluencia del acero. Esto se presenta en una etapa plástica, 
en la que se producen deformaciones relativamente grandes para incrementos pequeños o 
nulos de las cargas. 

-1. El concreto no resiste esfuerzos en tensión, por lo que se agrieta en una etapa 
temprana de carga, es decir se presenta alrededor del 10 % de su resistencia límite de 
compresión. Es cuando se presenta la etapa inestable, donde a mayores deformaciones la 
carga disminuye. 

S. El elemento alcanza su resistencia a una cierta deformación unitaria máxima útil 
del ccncr~H\ €~,.· 

Los Reglamentos recomiendan valores de E"' que varían de U.UUJ a ú.üü4. 

Tipos se "''-'cioncs 
Antes de iniciar cualquier diseño deberá identificarse el tipo de viga, según la falla, 

esto es, por fluencia del acero o aplastamiento del concreto, esto da lugar a la presentación 
de tres tipos de secciones: 

o) Sección Balonecacln. 
A este tipo de sección se le conoce cuando el acero comienza a fluir y el concreto 

alcanza su capacidad última de deformación e inicia el aplastamiento. Al presentarse la falla, 
Ja deformación unitaria máxima admisible a compresión de la fibra extrema es 0.003, 
mientrás que la deformación a tensión en el acero es igual al esfuerzo de fluencia. 
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b) Sección Subrcíorzadn. 
En esta sección es en la que ocurre la falla por fluencia inicial del acero. Y se 

obtiene cuando el área del refuerzo de tensión utilizada en la viga es menor que la requerida 
para la condición de deformación balanceada. 

c) Sección Subrcrrcforznda. 
En está, la falla ocurre por aplastamiento inicial del concreto. Al comienzó de la 

falla, la deformación del acero será menor que la deformación de fluencia, por lo que el 
esfuerzo en el acero será menor que su resistencia de fluencia. La sección se obtiene 
utilizando más área de acero en la cara de tensión que el requerido para la condición 
balanceada. 

La determinación de la cantidad de acero correspondiente a la condición balanceada 
es importante, porque en los Reglamentos y Normas de Diseño de Estructuras de Cuncrelu 
es usual imponer una limitación al acero máximo que puede utilizarse en elementos sujetos 
a flexión, prohibiendo que se exceda un determinado porcentaje del acero balanceado. que 
varía Uc 50% a IGO";~. Esto s:: h~cc p~r:i :i~cgurar que l;i folla del elemento sea dúctil, es 
decir que presente deformaciones importantes antes del colapso, de manera que se cuente 
con un aviso de la presencia del mismo. En efecto, en una viga suhreforzada sujeta a carga 
creciente, el acero alcanza su esfuerzo de fluencia antes de que el concreto falle, 
registrándose fuertes agrietamientos y deflexioncs antes del colapso. En una viga 
sobrcrrcforzada, por el contrario, el colapso sobrevine en forma repentina, sin aviso previo. 
En la figura 1-b se presenta una comparación cualitativa del comportamiento de una viga 
sobrerreforzada con el de una viga suhrercforzada. Teniendo además, las características 
comunes de una viga simplemente apoyada y con carga uniformemente repartida como se 
muestra en la figura 1-a, para las dos condiciones. 

Carga Sobrerreforzada 

L 
~-------Deflulón 

(al ( b) 

Diagrama carga-defle~lón. 
Figura l. 
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DIMENSIONAMIENTO Y REVISION 

El dimensionamiento de vigas de concreto reforzado consiste esencialmente en la 
determinación de las propiedades geométricas de los elementos estructurales y de la cuantía 
y distribución del acero de refuerzo requeridas para contar con suficiente resistencia y un 
comportamiento adecuado bajo condiciones de seivicio. 

Los procedimientos que se siguen para predecir la resistencia de secciones sujetas a 
flexión o fuerza cortante o a combinaciones de ambas acciones, se basan principalmente en 
dos criterios: 

o) Criterio Elástico 
b) Criterio Plástico 

Estos criterios se fundamentan de recomendaciones hechas por el Reglamento de 
Construcciones del Departamento del Distrito Federal y de las de la Comisión Federal de 
Electricidad entre otros, como el American Concrete lnstitute y el Cómite Europeo de 
Concreto; estos son aplicables de acuerdo a la localidad y condiciones que se presenten en 
la estructura; las cuales se atienden debidamente para evitar un diseño equivocado. 

CRITERIO ELASTICO 

De acuerdo al comportamiento de la ,;ga se tiene la manera de aplicar los criterios; 
para predecir su resistencia a flexión. A~i. que para el diseño de una sección bajo criterio 
elástico se tendrá que sujetarse a las siguientes hipótesis: 

1) La sección plana antes de la deformación permanece plana después de la 
deformación. 

Colornrio: Las deformaciones son proporcionales a su distancia al eje neutro y 
siguen una ley de variación lineal. 

2) Dentro de los esfuerzos de trabajo los módulos de elesticidad son constantes. 
Colorario: Los esfuerzos son proporcionales a las defromaciones y su ley de 

variación es lineal. 

3) La adherencia entre el accru y el concreto es perfecta y sus deformaciones son 
iguales, a igual distancia del eje neutro. 

4) Las tensiones son tomadas intcgramente por el acero y se considerarán aplicadas 
en el centro de gravedad de éste. 

5) El conjunto de fuerzas interiores y exteriores constituyen un sistema en equilibrio. 
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DISEÑO ELASTICO 

Con el objeto de corroborar con las hipótesis antes presentadas, se hace el siguiente 
planteamiento; donde se determina la forma de diseño elástico y su revisión. 

b 

Figura 2. 

Kd~----- l -- ___ e_ -~I 
']d d -Kd 

T 
1 

' : 1.5. 
- h ~ 

En la figura 2 se muestra una sección rectangular simplemente apoyada, es decir con 
acero de refuerzo en tensión, y su respectivo diagrama de esfuerzos: 

Donde: 
b = Ancho de la viga en la cara de compresión. 
d = Peralte de la viga medida apatir de la fibra extrema de compresión al 

ccntroide del área de acero. 
h = Pcrallc total de la viga. 

A, = Arca de acero en tensión. 
r, = Esfuerzo de fluencia en compresión. 
f, = Esfuerzo de fluencia en tensión. 

Según el diagrama de esfuerzos, el valor en compresión es: 

.f,,Kd l 
C=-

2
-b=2 f cKdb 

Y el de tensión: 
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Conociendo qúe la ~uantfa del acero de refuerzo de revisión es: 

A p=bá 
. . 

Sabiendo que las fuerzas inter.iórcsdelien estar ell eq~ilibrio,según la. hipótesis (5), 
o sea que: · · · · · 

Sustituyendo valores: 

Como: 

Entonces: 

De tal manera que: 

(A) 

Despejando p de diseño: 

Obteniendo del diagrama de esfuerzos y aplicando triángulos semejantes, se tiene: 

!s 
te n 
Ka =cr-Kcl 

Despejando K: 
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Quedando K de diseño como: 

Igualando A = B: 

Desarrollando: 

K- nfc. 
- fa+nfc 

K=~ 
l+-ª

nfc 

2p K 
K= n(l-K) 

(B) 

2pn(l-K)=K2 

2pn-2pnK=k2 

K2+2pnK-2pn=O 
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K=-pn±{(pn¡2+2pn 

Finalmente K de revisión: 

K=V (np) 2+2np -np 

Se conoce el brazo jd, que define las distancias de las fuerzas de compresión y 
tensión, del cual se puede conocer el valor de j: 

jd=d-Kd 
3 

j=1-~ 
3 

Y el valor del momento resistente: 

MR=Cjd=Tjd 

Eliminando términos semejantes: 

1 
2 fc-Kj =pf8 j=K 

Para que exista equilibrio, hipótesis (5), el momento de flexión máximo (exterior) 
debe ser igual al momento resistente: 

Despejando d: 
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Y despejando A,: 

Adicionalmente para revisar los valores de esfuerzos de fluencia se determinan por 
las expresiones siguientes: 

Para el acero: 

Para el concreto: 

Con el objeto de ilustrar la aplicación de los conceptos y principios expuestos 
anteriormente se presenta el siguiente ejemplo, donde se desea que se diseñe elásticamente 
la sección de momento máximo para la viga de la figura 3. 

/w • 11, 700 kg/m 

~ 
5 m 

Figura 3. 
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Datos: 
r, = 140 [Kg/cm'] 
C, = 1265 [Kg/cm'] 
ó = 2400 [Kg/cm'J 

T.M.A. = 3/4" 

SOLUCION: 

Determinando primeramente el diagrama de momentos flexionantes. 

MmÓx=W~ 
81 

i 

® 
Figuro 4 

Como se: pide que se diseñe, se comienza proponiendo una sección: 
Sección 40 x 80 [cm] 

Cálculo del peso propio de la viga: 

wpp=0.40(m]xo.so¡m]x2400[Kg/m3]=768[Kg/m]=0.768[Ton/m] 

El peso total: 

Wxota1=11.7(Ton/m]+0.768(Ton/m]=12.46S[Ton/m] 

Por lo tanto el momento máximo: 

Mime= < 12 • 4 ~8 l <
52

J =JB.9625(Ton·m] 
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Cálculo de las constantes: 

Relación modular: 

Donde: 
E,= 2.1x106 [Kg/cm'] 
E,= 8000 ./fe 

n- 2.1x106 =22.19 
aoooJ140 

Esfuerzo de fluencia del concreto: 

fc=0.45(140)=63[Kg/cm2¡ 

Esfuerzo de fluencia del acero: 

fs=0.50fy=l265[Kg/cm 2 ¡ 

Cálculo de la K de diseño: 

Entoncesj: 

K=~ 
l+ B 

ñt;; 

K= l =0.525 
l+ 1265 

(22.19) (63) 

j=1-!! 
3 
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j;,;1- 0 • 525 =0.825 . 
. . 3 .·.· ' . 

d= Jp8.962 5 x1o
5
¡ =84.5[cm] > 80(cm] 

(13.6434) (40) 

Por lo tanto Ja sección propuesta es escaza; y nuevamente' se propone una sección. 
Sección 40 x 92 [cm) 

Realizando Jos mismos cálculos: 

wpp=0.40(m)x0.92[m]x2.4(Ton/m]=0.8832(Ton/m] 

Wrotal =11. 7 (Ton/m] +O. 883 [Ton/m] =12 • 583.2 [Ton/m] 

Los valores de las constantes no cambian; entonces se pasa a revisar el peralte d: 

d= {Jg. 3225xl05 
lJ • 64J4X40 

d=84.88[cm]~85[cm] 
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Como el peralte propuesto es muy parecido al calculado, se da por aceptada la 
sección. · 

Y para conocer la cantidad de acero que se requiere, se calcula: 

- M 
As- ÍsJd 

A = 39.3225x10
5 

=44 .JG(cm2) 
S 1265X0.825X85 

Se conoce que la sección requiere 44.36 [cm2
) de área de acero, entonces para su 

armado se proponen 9 barras del # 8. Las cuales se obtuvieron de la TABLA propuesta en 
el ANEXO. 

Así pues, se obtiene el área de acero real, A,...1: 

A 81= (9) (5. 07) =45. 63 (cm 2]"'44. 36(cm2 ) 

O bien calculando: 

Para ubicar la colocación de las varillas, se recurre a la siguiente idealización: 

= 0.5 
. 

Separ. entre lechos 

1--+i Recub. 

bn 
Fl<;¡Uro 5 

bn=2(Recub.+c)+No.var.xó+(No.Var.-l)Separc. 

Para el ejemplo, se propone lo siguiente: 
Recubrimiento = 4 [cm) 
Separación > 6 6 2.S [cm) = 2.5 [cmj 
Separación entre lechos = 25 [cm] 
Sean 7 varillas en un lecho. 

53 



Revisando el tamaño máximo del agregado, T.M.A para comprobar que es aceptable 
lo antes propuesto. 

T.M .A= separación 
l.. 333 

T.M.A= 
1
:;;

3 
=l..88[cm] 

Es decir, que el agregado si pasa por en medio de las barras. 

Qibc mencionar también, que el ACI 318-87 y el RDDF NTC-87 tienen 
especificaciones para la colocación de las varillas, pero esas se contemplarán en el diseño 
del criterio plástico. 

Regresando a calcular el ancho nominal, b., de la >ccciún: 

bn=2 (4 +O. 5) +7 (2 .5) +6 (2. 5) =41. 5(cm] 

Como b, es ligeramente mayor que b propuesto, se analiza con una barra menos: 

Sean 6 varillas en un lecho. 

bn=2(4+0.5) +6(2.5) +5(2.5) =36.5[cm] 

Finalmente se opta por elegir 7 barras en un lecho, aunque se tenga un b, 
ligeramente mayor, ya que se puede reducirse el n.-cubrimlento y/o la separación entre 
barras. 

Entonces, el diseño de la sección propuesta para la viga, figura 6. 

lcm) 

Figura 6. 
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Revisando la sección para terminar con el diseño: 

A p=rlii 

A = 45 • 63 =0.013421 s (40) (85) 

n=22. l.9 

-np=(22:19¡ (0.013421)=0.297812 

K=./ (Oi297812)2+2 (O. 297812) -<Í~ 297812=0. 5294"'0. 525 -

j=l-~ 
3 

f - 39.3225xl0
5 

=1231.36[Kg/cm2J s l.265[Kg/cm 2J 
S 45.63X0.8235X85 

fe= fs _!__ 
n 1-K 

f =~ 0 • 5294 =62.43[Kg/cm2 ) "'63[Kg/cm2 ] 
e 22.19 1-0.5294 
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Por lo tanto queda dis~ñada y revisada la sección. 

85 
92 

9#8 

Figura 7. 

Ahora, teniendo todos los datos de la sección, calcular siguiendo el criterio elástico 
la carga viva máxima que puede soportar la siguiente viga. 

·~ b> . 
~ ~ 

50 
Fli;¡ura B. 

Datos: 
A,=6#8 
re= 150 [Kg/em'I 

r, = 1400 (Kglcm'j 
... = 2400 [Kglm'j 

1· 30 ·I 

92 

m 
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SOLUCION: 

Cálculo del diagrama de momentos flexionantcs, figura 9.: 

Carga uniforme. 

Cargos punlua les 

Figura 9. 

De la sección: 

30 ·I 

92 6#8 

Figura 1 O. 

El área de acero que tiene es: 

A 8 =6(5.07) =J0.42(cm2 ] 
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Y su centroide se ubica en: 

Entonces el peralte: 

y=3(3.5)+3(8.S) =6.0(cm] 
3+3 

d=h-y 

d=92-6=86(cm] 

Cálculo del momento resistente: 

Ralación modular: 

Donde: 
E, = 2.1 x 106 [Kglcm2

] 

E, = 8000 ,/fe [Kg/cm'] 

La cuantía de acero: 

Entonces: 

La K de revisión es: 

n= 2.1x106 =21. 43 

sooo/iso 

p= 30.42 -"O.OllS 
(30) (86) --

np=(21.43)(0.0ll8)=0.2528 
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Yj: 

Como: 

Pero: 

K=Jnp~+2np-np 

:·<-· .º··::~-.-_>< {~/_ ,: 

.•. j =f.-~::: ·.•· .... 
'·<: . . ·'.', . 
. ;: i:~' '. 

H= (l.400).(30.42) (0.8327) (86) =3 0.S[Ton/m] 
l.05 

Sustituyendo valores: 

Y sabiendo que: 

30. 5 [Ton· m] = 25"' +l.. 2 (7'on· m] 
B 
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Entonces: 

t.pp=(0,30) (0.92) (2.4) =0.6624[Ton/m] 

30 , 5 = 25(wviva+0.6624) +1. 2 
8 

Despejando Ja carga viva: 

wviva= <30 • 5 -i. 2 > 8 -o. 6624=s.)Ú6¡Ton/mJ 
25 ...... --,.· ... ~· .: . :·.·. . ' 

El valor de 8.7136 [Ton/mi es la carga viva que püedesoportarla viga. 
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CRITERIO PLASTICO 

Y para el diseño de una sección bajo criterio plástico se tendrá que sujetarse a las 
siguientes hipótesis: · 

1) La sección plana antes de la deformación permanece plana después de la 
deformación. 

Colorarlo: Las deformaciones son proporcionales a su distancia al eje neutro y siguen 
una ley de variación lineal. · 

2) Al llegar a su capacidad límite el concreto, los esfuerzos no son proporcionales a 
las deformaciones y su ley de variación no es lineal. 

3) La adherencia entre el acero y el concreto es perfecta y sus deformaciones son 
iguales a igual distancb del eje neutro. 

4) Las tensiones son tomadas íntegramente por el acero y se considerán aplicadas en 
el centro de gravedad de éste. 

5) El conjunto de fuerzas interiores y exteriores constituyen un sistema en equilibrio. 

Nota: El diagrama de esfuerzos podrá tomar cualquier forma teórica (triangular, 
trapecial, rectangular, parabólica de segundo o tercer grado), siempre y cuando 

los resultados que se obtengan de ella y de sus fórmulas sean comprobables 
experimentalmente. 

En la actualidad comúnmente es utilizado el criterio plástico, denominado también 
método de resistencia última. Y el dimensionamiento se hace con las hipótesis de 
comportamiento inelástico, ya mencionadas. 

Nuevmnente, ~orrnbnrando con las hipótesis antes presentadas, se hacen los 
siguientes planteamientos, donde se determina la forma de diseñar por resistencia úlli111a y 
su revisión. 

Existen dos Reglamentos de construcción para el diseño y revisión por flexión que 
se utilizan, uno es el Reglamento del Instiluto Americano del concreto ( ACI 318-87 ), y 
el otro es el Reglamento del Departamento del Distrito Federal en sus Normas Técnicas 
Comple1u;;ntarlas ( P..DDF NTC-87 ). 

Como el ACI 318-87 es americano, generalmente tiene especificaciones y normas que 
no pueden ser utilizadas, por tal motivo se usa en forma común el RDDF NTC-87; aunque 
cabe destacar que para su elaboración se tomó como antecedente el del ACI 318-83. Por tal 
motivo, es recomendable conocer los dos tipos de Reglamentos. 
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Diseño Plástico • RDDF " 
En la figura sigiJiente, se muestra una sección rectangular simplemente armada (acero 

de refuerzo en tensión), y su correspondiente diagrama de esfuerzos últimos: 

Eci0.003 
t' L._tL_~ 1-----l ~ ,--------, 

-}l[J ,~ ~ ·IeJ-t 
b 

F111ura 1 t; 

H 
!L 
Es 

Dado el valor Ú la fu~rza a 'compresión, como: 

·c=f11cab 

y la fúerza a Íensión: 

ldealizaclón de 
WHITNEY 

El momento último ocurre cuando la sección falla y se calcula: 

Mu=F~5fy(d-~) (1) 

Donde: 
FR = Factor de seguridad ó Factor de reducción. 

Despejando A, de ( 1 ); 

A
8

= Mu =pbd (2) 
FRfy(d-~) 

Haciendo uso de la hipótesis ( S ): 

C=T 
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Despejando: 

Ysi:. 

Entonces:. . . . 
· á:.pmd,;o.aé, 

Donde: 

f'c=O. af1 é: 

Y: 

El momento último, queda: 

Mu=F¡¡pbdfy(d-p~d¡ 
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Si: 

Las expresiones (1), (3), (4) y (5) son utilizadas para dimensionar la sección, y con 
la expresión (2) se calcula el área de acero, son entonces ecuaciones de diseño. 

Ahora del diagrama de esfuerzos de condición balanceada, y por triángulos 
semejantes se obtiene lo siguiente: 

Despejando el valor de la profundidad del eje neutro: 

Sustituyendo: 

C= 0. 003 d 
fy 

Q.003+ 2.l.Xl.06 

Entonces aproximadamente se tiene: 

C"~d 
6000+fy 

Haciendo, nuevamente uso de la hipótesis ( S ): 

C=T 

Sustituyendo: 

Donde: 

a=O. Se 
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Entonces: 

Despejando la cuantía de acero: 

t 11 c o.ac 
p= d ly 

Concluyendo, se tiene que la cuantía de acero para una sección balanceada es!á dada 
como: 

t 11 e 4800 
Pbalanceada=~ GOOO+fy 

(6) 

Siempre que la cuantía de acero se encuentre por abajo de este valor ( 6 ), se 
garantiza una falla en el acero de la sección. 

Y para asegurarse que la falla no sea frágil, se toma el siguente rango, donde
0 

se 
señala que el procentaje de acero que se utilice debe ser mayor ó igual del 0.75 del 
porcentaje de acero balanceado y mayor al porcentaje marcado como mínimo: 

Para ejemplificar la teoría expuesta, se pide calcular el momento resistente haciendo 
uso de las recomendaciones del RDDF NTC-87. 

FIQura 12. 
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Datos: 
re = 200 [Kg/cm2

] 

r, = 4200 [Kg/cm2
] 

A,=3#8 

Para calcular el momento resistente es n_eccsario. empicar las hipótesis planteadas: 

Haciendo: 

Donde: 

Y: 

Entonces: 

t 11 e ab=pbd fy 

Despejando: 

Sustituyendo valores: 

a= 15.2 4200 (40)-15 65 
. (30) (40) (0.85) (0.8) (200) - • 

Y de; la Tabla de acero (J\PEND!CE), se etJnoce qne el área de acero dada tiene 
el siguiente valor: 

A8 =(3) (5.07)=15.2l[cm2 j 

Y la expresión de momento último resistente es: 
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Sustituyendo: 

Mu=0.9(15.2) (4200) (40- 15; 65 )=1B.4BX105 [Kg·cm]=lB.4B(Ton·m] 

Ahora, empleando los datos de la sección se puede emplear Ja siguiente expresión 
de momentos últimos: 

Donde: 

p= 15 • 21 =0.01268 
(30) (40) 

- 6 4200 -
q-0.012 8 (0.85) (0.8) (200) -0.39 

Sustituyendo cada uno de los términos en la expresión de momento último: 

Mu=0.9(136) (30) (402 ) (0.39) (l-0.5(0.39))=18.4B(Ton·m] 

Finalmente, se concluye que 18.48 [fon· m) es el momento último que resiste la 
sección dada. 
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Empicando las especificaciones del RDDF NTC-87 se diseña la siguiente viga, para 
una sección mínima: 

¡w= 5 ton/m 

~ 

Datos: 

figura 13. 

re = 200 [Kg/cm'] 
r, = 4000 [Kg/cm2

] 

6 = 2400 [Kg/m'] 
T.M.A = 1.9 [cm] 

No Incluye peso propio 
Sección ·mínima 

SOLUCION: 

Suponiendo una sección 25 x 55 [cm] 

Cálculo del peso propio: 

Wu L2 

8 

°'pp=(0.25) (0.55) (2.4) =0.330[Ton/m] 

"lnuerta+<.lvíva=5 • 000 [Ton/m] 

"'rota1•5,330[Ton/m] 
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Cálculo de la carga última: 

w,,=F.C !"roca! 

w,,=(1.4) (5.330)"'.7~462(Ton/m] 

"'<'· ' . 
De especificaciones: . ·-,---

f'' c.o.a(o'.íts)dl~i+ 

f 11 c=o. a co; asi 'c2ÓÓj~Í.~6 cJ/t)~~2l _ 
Además del análisis planteado anterior~ente se·c.;~ric~ q~e eÍ-mo~en,ó_ últiiiio está 

expresado como: · · · -

Mu=F¡¡Pf y (l.- P
2
m) bd2 _ 

Donde: 

FR=0.9 Deespeci!icaciones 

m- fy 
-~ 

m= 4000 =29 • 41 
l36 

Diseñando una sección mínima, entonces se toma un porcentaje de acero máximo, 
es decir: 
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p = 136 4800 =0.01632 
b 4000 6000+4000 

Por Jo tanto: 

pmáx=0.75(0.01632)=0.01224 

Sustituyendo en la expresión (4): 

23.319x10
5 

=0. 9 ( 0 • 01224 ) c4 oooii\. o.'01224(29;41¡ l, 
25d2 ,,' .. J·. ··,,· ,; 2 ' 

.. ·.,:);-,_;:;)"· 

9 3:27•523 ~;:f3~~;·-c·c 

d 9327 5 =50.81(cm]:::51(cm] 
36.133 = 

A8 =(0.01224) (25) (51)=15.606[cm2 J 

Por lo tanto el área de acero real: 
A,RNl=2#6 + 2#8 

· A8 .=2(5.07)+2(2.a5)=15.84[cm2 ¡ 

Considerando 4 varillas en un lecho: 

bn=2(2.5+o.5)+4(2.5)+3(2.9)=24.7(cm¡:::2s¡cm] 

Fl11uro 14. 

ll JI~ ,. 
~ 
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y- [2(5.07)+2(2.85)]4=4 [cm] 
15.84 . 

h =51 +4 =55 [cm] 

Finalmente el diseño de una sección mínima: 

55 E] 8 _J 
I· ·I cm 

25 

Figura 15. 
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Como ya se hizó mención, que el criterio más utilizado en la actualidad es el plástico; 
por tal motivo para el dimensionamiento y revisión de secciones doblemente armadas e 1 y 
T, sólo se presenta éste criterio. 

VIGAS DOBLEMENTE ARMADAS 
Dimensionamiento y rel'isión. 

Diseño Plástico RDDF NTC-87 
En la figura 16 se muestra una sección rectangular doblemente armada (acero de 

refuerzo en tensión y en compresión), y su correspondiente diagrama de esfuerzos últimos 
idealizado por Whitney. 

1---f 
Es 

Flouro 16. 

Donde: 

Por lo tanto: 
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También: 

Y tenemos que: 

Pero: 

Entonces: 

Despejando: 

De aqul que: 
P1 = P - P

1 

Entonces el momento último: 

Y si: 

Como: 
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Sustituyendo: 

Despejando: 

a = 
(p-p1)bdfy 

f 71 c ab · 

Además considerando: 

Por lo tanto: 

Donde: 

Finalmente el momento de una sección doblemente armada: 

Mu=FR(A8 -A1 s) f y(d-~) +A1 sf y(d-d1) 
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6 también: 

Teniendo: 

Figura 17. 

i-----¡ 
Ey 

La cuantía de acero máxima que se utiliza es: 

Siendo: 

Pm4x=O. 75pb 

di t''c 4800 Pb=cr--ry- 6000•! y 

Y del diagrama de esfuerzos de la figura 17, por triángulos semejantes se obtiene: 

e d 1 

-z;;= Ec-E/ S 

Despejando el valor de la profundidad del eje neutro: 

Haciendo: 

C=T 
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Además: 

Si:' 

Entonces: 

Finalmente para obetener una cantidad de acero adecuada se emplea el siguiente 
rango, que es cuando el acero fluye: 

f il di E 
0.75Pb 2: (p-p'J 2: __ e e 

fy a Ec-E/S 

6 también: 

o. 75 t
11 e d 1 4800 2: (p-p') 2: tll e di 4800 -r;- d 6ooo+ly -r;-cr 6000-ly 

De manera sencilla, para ejemplificar la teoría expuesta anteriormente se expone el 
siguiente ejemplo, que consiste en la determinación de la carga viva máxima que puede 
soportar la siguente viga doblemente armada: 
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Dfllos: 
h = 45 (cm] 
d = 40 [cm] 
b = 20 [cm] 

d' = 3 [cm] 
1 = 4.75 [m] 

F.C.M = 1.2 
F.c.v = 2 

r, = 2530 (Kg/cm'] 
A,= 17.74 (cm'] 

A', = 5.44 [cm'] 
T = 2400 (Kg/m'] 

re = 140 [Kg/cm'I 

*31 40 45 

As 
~ 

cm 
20 

Agura 18. 

Cálculo del peso propio: 

"'pp=(0.20) (0.45) (2.4)=0.216(Ton/m] 

Como la carga última está dada como: 

Wu=2C,V+l.2C.H 

Sustituyendo: 

Wu=2C.V+(0.216) (1.2) =2C.V+0.2592 

Donde el porcentaje de acero en tensión es: 

Y el de compresión: 

p=A8 = 17 • 74 -0.02218 P5 (20) (40) 
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1 A1s 5.44 =0.0068 p =bd= (20) (40) 

Usando las especificaciones del Reglamento del Departamento del Distrito- Federal: 

a=(p-p1 )md 

Donde: 

Y: 

Entonces: 

m- fy ---¡r¡;, 

a=(0.02218-0.0068) ·_·2s3o c(4~)~1:l.~08 
0;85(140)• -__ .• - • •. 

El momento último resistente: 

:_·: .:;~~,-'.-,·~ <;-:;~. ;' ·.-; 

Sustituyendo: __ .,¡,•;.' {;J ;fe'. -... -

M u=O. 9 ¡ ( 17. 74-5. 44) (2530)'( 4~A~~t?8 )+5. 44 (2530) (40-3) J 

Mu=l809897. l.3l[]Cg'_cm] ~.1_8 .1.0 [Ton· m) 

Considerando que: 

Sustituyendo: 

M _ (2C.V+0.2592) (4.752) 
m.tx.- 8 
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es: 

Igualando los~momentos:; • 

.. ·_:<,'. ;.: . 

ESTA 
SAl.fR 

:;s; 10=5. 6406C .~+o. 7310 

Despejando la carga viva: 

e.V= 18.10-0. 7310 
5.6406 

TESIS 
DE LA 

Nf DEBE 
BILIOTECA 

_ Finalmente la carga viva máxima que puede soportar la sección doblemente armada 

C.Vm4x=3.0B(Ton/m] 
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VIGAS 1 yT 
Dime11slonamiclllo y revisión 

Diseño Plástico RDDF NTC-87 
En la figura 19 se muestra una scccción T simplemente armada, acero en tensión, y 

su correspondiente diagrama de esfuerzos últimos: 

Fl9uro 1 9. 

Primeramente deberá verificarse que realmente se trate de una sección T, entonces 
se tendrán que checar las siguientes restricciones: 

b s 16t+b 1 

Donde: 
L = Longitud de la viga. 

b :s; e.A.e 

b<~ - 4 

Y para confirmar que la sección es una T, se cumple: 

a> t 

Expresando los valores de tensión y compresión, se tienen: 

c1 =! 11 e ab 
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Despejando: .. 

Por otra parte se conoce que la cuantía de acero está dada como: 

A8 •pbd 

Y la fuerza de compresión: 

Sustituyendo: 

C•f' I e ab+Ayf y 

Entonces: 

Y la fuerza de tensión: 
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Haciendo: 

C=T 

:ti I e ab+p' bd:f y=pbd:f y 

Despejando: 

Pero: 

Entonces: 

a=(p-p1)md 

Ahora, calculando el valor del momento último: 

Pero: 

Y: 
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Sustituyendo A,1 en M,1: 

Mu, =FR[ (A8 -Atlf y(d-1)] 

Y como: 

Entonces el momento último está expresado como: 

a t 
Mu=FR[ (A8 -Atl f y(d-

2
) +Atf y(d-2) 

Por otra parte se conoce: 

Despejando: 

Finalmente el momento último tarqbién es expresado como: 

Hu (P-Ptlm t 
b'di=FR( (P-Pt) (1---

2
--) +pfy(1+2<J] 

Ademlis, se conoce que la fuer.za de compresión en los patines está dada: 

Cpatinos= (b-b1 ) tf11 e 

Y: 

Donde: 

Por lo tanto: 
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Entonces: 

Pero como: 

Finalmente: 

Aé!:.(b~~IJ 
:'',,, ', m:-.:-,,,:·c >~ ' 

Por otra parte si se desprecia elnuime!ltc(del neiVio; e; momento último tendrá la 
siguiente expresión: "·" , ·''r'' -·:< -~<,- _,,_~,_ 

Despejando el peralte de la sección Ti 

~=d-.! 
FRAy!y 2 

Nuevamente, y corno se ha realizado en cada sección se presenta un ejemplo de la 
teorla planteada. En está ocasión se pide que se calcule el área de acero de una sección T, 
empleando las especificaciones del RDDF NTC-87: 
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Datos: 
L = 7.45 [m] 

b' = 28 [cm) 
C.A.C = 120 [cm) 

M. = 73.5 [Ton·m) 
re = 200 [Kg/cm'J 
r, = 4000 (Kg/cm'J 

Figura 2 O. 
Verificando las restricciones de b: 

1 120 1 

~~'º 
·.u .· r.m 

--1 ··t---
28 

b=l6t+b1=16(10)+28=188[cm] 

b=C.A.C=l20[cm) 

L 745 b=-¡=-
4
-=183. 75[cm) 

Por lo tanto rige b = 120 [cm] 

Cálculo dela sección T de mínimo peralte, despreciando la compresión del ncr.io: 

111 
Ar (b-b 1 ) T t 

y 

Sustituyendo valores: 

A =(120-28) 0 • 85 <200 > 10=39.lO[cm2 ] 
f 4000 
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tiene: 

Y el peralte de la sección: 

Sustituyendo: 

d= 7350000 +5 =57 • 22 ¡cm] 
0.9(39.10) (4000) 

Y el área de acero de refuerzo: 

J>:s= .··. Mu t< 
· FRfy(d- 2 ) 

Sustituyendo: 

A _ 7350000 39 lO(c 2] 
8 -0.9(4000)(57.22-5)- • m 

De la tabla (APENDICE) de área de acero de refuerzo se obtiene: 

A,. = 4 # 8 + 5 # 7 

A8 ,=4(5.07)+5(3.88)=39.68[cm2 ) 

Ahora colocando 4 varillas en un lecho: 

bn=2 (4 +O. 5) •4 (2. 5) +3 (2. 5) =26. 5[cm] 

Idealizando la distribución del acero de refuerzo como el mostrado en la figura, se 

5#7 

4#8 

5.08565.5 
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Entonces el centroide del acero se encuentra en: 

:Y=4(5.07) (5.5)+4(3.88) (10.5)+1(3.88) (1.55) =8 • 43 ¡cm] 
39.68 

Y el peralte de la sección es: 

h=57.22+8.43=65.65[cm] 

87 



VIGAS SUJETAS A FUERZA CORTANTE 

Para comprender las acciones de los esfuerzos; supóngase una viga con refuerzo 
longitudinal suficiente para resistir la flexión, pero sin refuerzo transversal. Figura 21-a. 
Bajo cargas relativamente bajas, de tal manera que su comportamiento sea en el rango 
elástico y además que los esfuerzos cortantes puedan predecirse por las fórmulas 
convencionales de Resistencia de Materiales. Los esfuerzos cortantes que actúan sobre una 
partícula extraída al nivel del eje neutro, donde los esfuerzos normales son nulos, figura 21-
b. La resistencia del concreto a éste tipo de esfuerzo es bastante al!a. Sin embargo, la 
combinación de los esfuerzos cortantes horizontales y verticales producen tensiones en 
planos a 45' respecto al eje neutro, que provocan agrietamientos bajo cargas re lativamcnte 
bajas. Una situación semejante sucede cuando también intervienen esfuerzos normales 
debidos a flexión. 

-~~-~=t 
(al 

Vigo de concreto sin refuerzo transversal 
en la que "" presentan tensiones dlooono!H. 

Figuro 21. 

"'C 

~@· .1,.. ~ 1 , i " --"t 
,/ 

Esfuerzos cor1antes 

Como se ha mencionado anteriormente, una partícula sujeta a un estado de esfuerzos 
cortantes puro queda sometida en realidad a un esfuerzo principal de tensión, de igual valor 
que el esfuerzo cortante, en un plano que forma un ángulo de 45' con el eje de la viga. 
Perpendkt1larmente a ese esfuerzo, actúa otro de compresión que tiene ig;ual valor que el 
primero. Ese estado de esfuerzos se presenta en el eje neutro de las vigas y probablemente 
ocurra algo semejante en la zona de tensión donde el concreto está fuertemente agrietado 
por efecto del momento flexionanle. 

El concreto, que es capaz de admitir esfuerzos de compresión más ó menos elevados 
muestra en cambio muy poca resistencia a los esfuerzos en tensión. 

El esfuerzo cortante es peligroso por cuanto da origen a la tensión diagonal, llamada 
así por su inclinación característica y el concreto como se ha explicado en varias ocasiones, 
casi no ofrece resistencia a esa clase de esfuerzo. 
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Una forma de determinar el esfuerzo cortante en el concreto, es apartir de una 
sección transformada rectangular. 

Fi9ura 22. 

Sabemos que los esfuerzos normales están dados por expresión: 

Ma ~ Iy 

Y los esfuerzos cortantes como: 

Donde: 

T 
VQ 
-y¡; 

Q:b(~d) 2 
:nA

8
(d-Kd) 

Haciendo la siguiente relación: 

Reduciendo términos: 

I 2 
Q:JKd+d-Kd 

.!:d-Kd 
Q 3 
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Y en la Teoría Elástica se. tiene determiando: 

I 'd Q=J 

Finalmente, tenemos que el esfuerzo cortante en el concreto: 

f = V 

Entonces: 

V v='JiJd 

Como medida convencionalde la magnitud de las tensiones diagonales suele tomarse 
lo que se llama Esfuerzo Cortante Nominal. Este esfuerzo se calcula por medio de la 
expresión: 

Donde: 
v, = Esfuerzo cortante nominal 
V, = Fuerza cortante última que actúa sobre la sección considerada. 
b = Ancho de la sección. 
d = Peralte efectivo. 

Pero está expresión está fuera de seguridad; y para dar solución a éste problema se 
aplica el criterio plástico, donde se incluyen factores de reducción, de la siguiente manera: 

Diseño Plástico RDDF NTC-87 
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Diseño Plástico ACI 318-87 

El valor calculado se compara con el que puede tomar la sección de concreto sin 
refuerzo transversal. 

Tomando en cuenta tan sólo el Reglamento, donde señala que debe cumplirse que: 

Vu S 2 FR bd{f"' 

Las expresiones que señala el RDDF NTC-Si para obtener la fuerza cortante que 
toma el concreto, V cR; está bajo los siguientes criterios: 

Son aplicables las siguientes expresiones si se cumple que: 

a) La dimensión transversal, h , del elemento, paralela a la fuerza cortante no es 
mayor de 70 [cm]. 

b) Y además, la relación h/b no exceda de 6. 

Para cada una de las dos condiciones anteriores que no cumpla se reducirá V at dado 
por dichas expresiones en 30%. 

Para valuar h/b en vigas T 6 1 se usará el ancho del alma b'. 

l. En vigas sin refuerzo transversal 
Debertm cumpiir ia relación c.:laru a peralte totul, L,'h, no menor rle 5: entonces la 

fuerza que toma el concreto, se calculará con las expresiones siguientes: 

Si p < 0.01 
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Si p 02: 0.01 

Si Uh < 4; V e• se multiplicará por: 

M 
[3.5-2.5 Vd] 

Pero sin que se tome V e• mayor que: 

> 1 

l. 5FRbd,¡¡;; 

En el factor anterior M y V son el momento flaxionante y. la fueri:a ·cortante 
respectivamente, que actúan en la sección. 

2. En vigas con refuerzo transversal 

Para contrarrestar los agrietamientos causados por la tensión diagonal se prevee a la 
viga de un refuerzo transver;al, esto es un agrupamiento de acero de refuerzo, llamados 
comúnmente estribos, los cuales se pueden colocar en diferentes fonnas, como se muestra 
en la figura 23. 

~ ( ) 

1~\\t 
(b) ~ 

Estribos vertlcotea Eatrlboa indinados Refuerzo lon;ltudlnol 
doblado 

D 66)) 
( d) (.) 

Estribos de doa romoa Eatrlbo9 de C\Kllro ramoa 

Figura 23 
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También se puede aprovechar el refuerzo longitudinal prolongándolo más allá de 
donde deja de ser necesario por flexión y doblándolo de manera que atraviese la zona de 
tensiones diagonales importantes. Tanto los estribos como las barras dobladas pueden tener 
inclinaciones entre 30º y 60º respecto al eje neutro. Sin embargo, la inclinación más 
frecuente es a 45º. 

La contribución del refuerzo transversal a la resistencia a cortante V'u esta dada por 
la expresión siguiente: 

Donde: 
o, = Area totaldcl acero de refuerzo transversa\ utulizado. 
r, = Esfuerzo de fluencia de los estribos. 
d = Peralte efectivo de la sección. 
a = Angulo de inclinación de refuerzo transversal respecto al eje neutro. 
S = Separación del refuerzo. 

Y si se desea conocer la separación de los estribos, sólo se hace uso de la expresión 
despejándola: · -- - -

S=FR[ avfvd(sena+cosa) 

V u 

Si el refuen:o es vertical, la expresión de la resistencia al cortante está dada como: 

v'u=FR( avfvd] 
s 

De igual manera, puede ser despejada la separación. 

Si está a 45º, la expresión correspondiente a la resistencia a cortante, será: 

v'u= l.4l4a,,.!vd 
s 

Y también puede despejarse la separación. 

De lo anterior se desprende que la resistencia total a cortante de una sección de 
concreto está dada por: 
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El Reglamento suele imponer ciertas restricciones al refuerzo transversal, las 
principales de las cuales pueden resumirse en las siguientes: 

a) Las separaciones del refuerzo transversal no deben exceder los si¡,'llientes valores: 
Separación máxima: 

Estribos verticales: d/2 
Estribos a 45º : d 

Barras dobladas a 45': 3/4 d 

IJJ El área de refuerzo transversal no debe ser inferior a: 

a _ 3 .5bS 
v.1~-~ 

En el caso de vigas T, se usará el ancho de la nervadura b'. 

Con frecuencia las dimensiones de elementos estructurales quedan determinadas por 
requisitos de flexión. El problema de dimensionamiento por fuerza cortante queda entonces 
reducido a la determinación del refuerzo transversal en secciones de dimensiones conocidas. 
Sin embargo no es raro que sea la fuerza cortante la que determine la sección del elemento 
por dimensionar. 

En el siguiente ejemplo se muestra como calcular la resistencia cortante de una viga 
rectangular, la cual tiene refuerzo" transversal que consiste en estribos cerrados de dos ramas . 

.. ¡ 
a coda 15 a codo 30 

Estribos del #3 de dos romas. 

4 m 

Figuro 24 
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Datos: 

Concreto: 

Acero: 
re = 200 [Kg/cm'] 

r, = 2800 [Kglcm'J 

Nota: El primer estribo se encuentra a 5 [cm] del paño del apoyo. 

Los requisitos de refuerzo mínimo se cumplen adecuadamente, ya que la sección del 
refuerzo transversal requerida para la separación máxima especificada de 30 [cm] es menor 
que la proporcionada por los estribos del #3 utilizados. 

SOLUCION: 

Cálculo de las especificaciones y constantes: 

De especificaciones, los esfuerzos: 

f~=O.Bf'c=0.8(200)=160[Kg/cm2 ] 

Contribución del concreto: 

Tomando especificaciones del RDDDF NTC-87: 

L_ 400 
Ji-65=6.15 > 5 

P = As= lO. l 4 =0.00676 < O 01 
Fci (25) (60) • 

Entonces la fuerza cortante se determina con la expresión: 

VcR=F~d(0.2+30p).[f; 

95 



Sustituyendo: 

VcR=O. B (25) (60) (O. 2+30 (O. 00675) {¡60¡ =6114. lO(Kg] 

Revisión de las limitaciones del refuerzo transversal: 

Separación máxima: 

El área de refuerzo transversal no debe ser inferior a: 

a _ 3 .5bS v.,,,--y;-_ 

Sustituyendo: 

a = 3.5(2 5 ) (JO) =l.17[cm2¡ < 1.42(cm2 ] 
v.,~ 2240 

Se campará con el área de acero de 1.42 [cm'] debido a que es la que le 
corresponden a las 2 ramas del # 3. 

Nota: 
Se toma la separación máxima, que sería la más desfavorable. 

Contribución de los estribos: 

Se tiene refuerzo vertical, de tal manera que se utiliza la siguiente expresión: 

I avrvd 
V U=--

5
-

Como son estnbos del #3 de dos ramas: 

av=2(0.71) =l.42(cm2] 

Entonces: 

v'u= (1.42) (2240) (60) .~ 
s s 
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Y se tienen separaciones de 10, 15 y 30 [cm) 

10 [cm) 15 [cm) 30 [cm] 

V'u [Kgj 19,084.80 12,723.20 6, 361.60 

Finalmente, la resistencia total a cortante de la sección es: 

V c=VcR+V1u 

10 [cm) 15 [cmj 30 [cm) 

25,198.90 18,837.30 12,475.70 

Cabe mencionar que existen especificaciones del Reglamento de longitud de 
desarrollo, del doblado y cortado de varillas, de longitd de apoyo, cte. 

Para elaborar el diagrama de resistencia a cortante considérese que la zona donde 
los estribos se encuentran a 10 [cm], el primer estribo se encuentra a 5 [cm] del paila de 
apoyo, siguiendo 10 espacios de 10 [cm), lo que da 100 (cm). Suponiendo que la zona de 
influencia termina a la mitad de la distancia entre el último cstn"bo con 10 [cm) y el primero 
con separación de 15 [cm], de los que se agregan 7.5 [cmj.Resultó entonces 5 + 100 + 7.5 
= 112.5 [cm). De manera análoga pueden determinarse las zonas de influencia de las demás 
separaciones. 

Para separaciones de 15 (cm), es decir 7.5 que se tomó de los primeros 15 (cm) más 
8 espacios de 15 [cm), es decir, 7.5 + 120 = 127.5 (cm). 

Y para 30 [cm), son 4 espacios de 30 [cm], entonces son 120 [cm). 

Finalmente el diagrama queda construido: 
(Siguiente página) 
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¡. 112.5 ..,. 127.5 120 

illlllllllllllll 1 1 1 

10....f-i-d 
'4· 60°" 

T T 
; lv' 

Ve 

1 

1 u 

! 1 

l v. I . Concreto .. 
CR ....__· .---'-------'------' 

. ·. · .. . :· .. 

Fi<Juro 25 

98 



DEFORMACIONES 

Significado de lo presencia de deíormacloncs. 

El método de análisis y diseño por esfuerzos de trabajo que se empleo antes de la 
década de 1970, limitaba el esfuerzo en el concreto al 45 % de su capacidad a compresión 
y los esfuerzos en el acero a menos del 50% de su resistencia de fluencia: En el diseño de 
los marcos estructurales y de sus secciones de concreto reforzado se aplicaba el análisis 
elástico y los elementos estructurales se proporcionaban para soportar el momento de la 
carga de servicio más alta a lo largo del claro del miembro. Por ello se obtenían secciones 
más pesadas y con mayor reserva de resistencia que las que se consiguen con el Método de 
resistencia última que se aplica actualmente. 

En la actualidad se utilizan en el diseño por resistencia concretos con resistencias más 
altas que tienen valores de rc por endma de 400 !<:;'cm'; esto y el conodmien!o de las 
propiedades de los materiales han dado por resultado la aplicación de factores de carga 
menores y una reserva de resistencia más reducida. Por lo anterior se diseñan miembros más 
esbeltos y eficientes en los que las deflexioncs constituyen un criterio de control más 
importante. 
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COMPORTAMIENTO DE VIGAS SUJETAS A DEFORMACIONES 

La relación carga-deflexión de una viga de concreto reforzado es básicamente 
trilineal, como se idealiza en la figura 26. Se compone de tres regiones previas a la ruptura: 

Cargo 

I 

Figuro 26. 

Región 1 

1 
1 
1 
1 
¡:.,' 

Deformaciones 

Es la etapa anterior al agrietamiento, en la que el miembro estructural está libre de 
grietas. El segmento de curva carga-deflexión anterior al agrietamiento, es esencialmente una 
línea recta que define un comportamiento totalmente elástico. El esfuerzo máximo de 
tensión de la viga es ésta región es menor que su resistencia de tensión en flexión esto es, 
menor que el m6dulo de ruptura del concreto. Se puede estimar la rigidez en flexión El de 
la viga, utilizando el Módulo Young E, del concreto y el momento de inercia de la sección 
tramversal de concreto reforzado, sin agrietar. El comportamiento car¡;a-deflexion es 
dependiente de la relación esfuerzo-deformación del concreto, como factor importante. 

Reglón 11 
Es una etapa posterior al agrietamiento, en la que el miembro estructural desarrolla 

grietas controladas y aceptables tanto por su distrihuci6n, como por su ancho. La mayoría 
de las vigas se encuentran en esta etapa, cuando están bajo cargas de servicio. Una viga 
tiene grados diversos de agrietamiento a lo largo de su claro, que corresponden con los 
niveles de esfuerzos y deflexión en cada sección; por lo tanto, las grietas son más anchas y 
profundas al centro del claro, en tanto que cerca de los apoyos de una viga simple sólo se 
desarrollan grietas estrechas. 
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Reglón 111 
Es una etapa de agrietamiento posterior a las condiciones de se1VJc10, donde el 

esfuerzo del refuerzo de tensión alcanza el estado límite de fluencia. Se considera que la 
viga ha fallado estructuralmente por la fluencia inicial del acero de tensión. Y por lo tanto 
se sigue deformando sin carga adicional, las grietas continúan ensanchándose y el eje neutro 
se sigue elevando hacia las fibras externas en compresión. Finalmente, se desarrolla una falla 
secundaria de compresión que conduce al aplastamiento total del concreto en la región de 
momento máximo, seguida por la ruptura. 
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CALCULO DE DEFLEXIONES 

La estimación de deflexioncs de vigas de concreto reforzado presenta algunas 
dificultades. Generalmente tas deílexiones se calculan suponiendo un comportamiento 
elástico, hipótesis de vátidez relativa aún bajo cargas no muy altas y de corta duración. La 
primera dificultad estriba en et vatc>r del Módulo de Elasticidad que debe usarse. El 
Reglamento del Departamento del Distrito Federal, por ejemplo, propone dos valores 
extremos 3000./fc y 8000./fc, et primero, para calcular efectos de larga duración y el 
segundo, para efectos de corta duración. Otras incertidumbres se presentan en el valor del 
momento de inercia que debe utilizarse. Afectan a éste la distribución del acero a lo largo 
del miembro así como ta distribución del agrietamiento. 

Una forma usual de tratar el problema de dcflexioncs consiste en calcular ta flecha 
bajo efectos de corta duración, usando un valor de Módulo de Elasticidad relativamente 
alto, por ejemplo el recomendado pur RDDF NTC-87. 

Ec=BOOO.¡¡r;; < f 1 c=250 [Kg/cm2 ] 

Ec=14000.(iTC" ?; t 1 c=250 [Kg/cmsup2] 

La expresión general de ílecha inicial está dada como: 

Donde: 
W = Carga total. 
L =Claro. 
1 = Momento de inercia. 

CWL 3 
t=-

EcI 

C = Coeficiente que depende del tipo de carga y de las condiciones de 
apoyo. 

E, = Módulo de elasticidad del concreto. 
re = Resistencia del concreto. 

Para porcentajes bajos de acero se toma el valor del momento de inercia 
correspondiente a la sección total del concreto no agrietada, y sin considerar el refuerzo. 

Para porcentajes altos se utiliza el momento de inercia de la sección transformada 
agrietada. 
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En vigas continúas se toma un valor promedio de los momentos de inercia en las 
regiones de momentos positivos y negativos. 

Para estimar la deflcxión adicional, también llamada flecha diferida, debida a Ja 
permanencia de la carga se multiplica la flecha inicial por un coeficiente que recomienda 
el RDDF NTC-87. 

Flecha Fin al =Flecha inicial +Flachadiferida 

Donde: 

Flechadíferida=(Á)Fl_echain1cial 

Y; 

Donde: 

{=2 Saños 

{=J..4 12meses 

{=J..2 6meses 

{=J..O Jmeses 

Y la cuantía de acero en compresión: 

1 A1s 
p ="'Fcf 

Las deflexiones calculadas se comparan con los valores que se consideran permisibles. 

El Reglamento del Distrito Federal recomienda que no excedan el valor de Ja 
siguientes expresiones: 
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Flcchns permlslbles: 

Vigas 

Donde: 
L" = Distancia entre puntos de inflexión. 

Voladizos 

Donde: 

Flechambima=O. 5[cm) +:..:.!'..._ 
250 

L = Longitud del voladizo. 

Para aplicar la teoría antes presentada, se propone el siguiente ejemplo; en el cual 
se desea calcular la deflexión de una viga rectangular. 

~lCJ}o 1 
1 ~ 
1 2.*8 1 4#8 
1 
1 

i• ... ,~ cm 
3m 3 m I· .¡ 

25 
Fit,111ra 2.7. 

Datos: 
Concreto: 

re= 200 (Kgfcm') 
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Acero: 
r, = 4000 [Kg/cm'] 

E, = 2.1 X 10' [Kg/cm'] 

SOLUCION: 

Cálculo de constantes y especificaciones: 

Módulo de Elasticidad del Concreto: 

Ec=B000./2iiii""=113137[Kg/cm2 ] 

Relación modular: 

n= 2 .1x106 =18. 56 
113137 

Considerando que el porcentaje de acero de refuer20 es relativamente alto, se maneja 
como sección agrietada. 

Momento de inercia de la sección transformada: 

Fi11ura 28. 

Y: 

nAs=(lS.56) (20.28) 0 376.40[cm2] 

La profundidad del eje neutro: 

bx2 
-

2
--nA8 (d-x) =O 
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Sustituyendo valores: 

l2.5x2 -376~4(60-x)=O 

l2.5x2+376.4x+22584=0 

X _ -376.4±J375;42-4(12.5) (-22584) 
1 • 2 • .. 2(12.5) 

Entonces: 

X¡=30,04[cm] O.K 

Momento de inercia: 

I=2 (25) (30. 04 3 ) +376. 4 (60-30. 04) 2 =563758. 44 [cm4 J 
3 

Cálculo de la flecha inmediata: 

f = Pl
3 

+ 5w1
4 =~I(~+~) 

l 48EI 384EI E 48 384 

f = 60o
3 

( 6000 + 5 (26) (600) ¡=O. lll(cm) 
l (113137) (563758.44) 48 384 

Cálculo de la flecha diferida: 

Nota: No se cuenta con acero a compresión. 

l.= 2 =2 
1+50(0) 
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Flecha total a largo plazo: 

Flechafinai=f1+f2=0.lll+0.222=0.333[cm] 

Y la flecha admisible para una viga: 

Entonces: 

Flechaadmlsible > Flechatlnal 

Por lo tanto la deflexión de la sección es aceptada, es decir no tiene problemas de 
deformaciones. 

El dimensionamiento completo de vigas de concreto reforzado requiere la 
consideración de otros aspectos además del de resistencia adecuada a momento flexionante 
y fuerza cortante y Ja revisión de deflexiones. Debe de garantizarse el anclaje adecuado del 
refuerzo de manera que este pueda desarrollar su capacidad en todas las secciones de la 
viga, y procurar que las grietas potenciales se mantengan dentro de límites aceptables. 
Además debe detallarse el acero de flexión de manera que la cantidad de acero se ajuste lo 
más posible a las cantidades teóricas en distintas secciones; es decir deben interrumpirse o 
cortarse las varillas donde dejan de ser necesarias. Estos aspectos se tratan en cursos de 
concreto de otras asignaturas. 
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CAPITULO IV 

LOSAS DE CONCRETO 

REFORZADO 



CAPITULO IV 

CARACTERISTICAS GENERALES 

Las losas son elementos estructurales cuyas dimensiones en planta son relativamente 
grandes en comparación con su peralte. Las acciones principales sobre las losas son cargas 
normales a su plano, ya que se usan para disponer de superficies útiles horizontales como 
los pisos de edificios o las cubiertas de puentes. En ocasiones, además de las cargas 
normales actúan cargas contenidas en su plano, como en el caso de las losas, en las que en 
la carga vertical tienen una componente paralela a la losa; o cuando la losa actúa como un 
diafragma horizontal que une marcos verticales de distinta rigidez o sujetos a fuerzas 
horizontales diferentes. 

Las losas de piso son los elementos horizontales que transmiten cargas vivas de 
movimiento; así como las cargas muertas estacionarias a los apoyos verticales de los marcos 
de una estructura. Pueden ser losas sobre vigas, losas cncasetonadas, losas sin vigas (losas 
planas), apoyándose directamente sobre las columnas, o losas compuestas sobre viguetas. 

Esto motiva a la siguiente clasificación de losas: 

LOSAS 

a) Según sentido de armado: 

b) Según sus apoyos: 

e) Según su continuidad: 

d) Según su estructura interna: 
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En un sentido 
En dos sentidos 

Sobre trabajo de muros 
Autosoportes 

Perimetrales 
En parche 
En esquina 
Tableros 

Maciza 
Aligerada 
Encasctonada 
Fungiforme 



El estudio de cada tipo de losa implica una serie de conocimientos que se conocen 
através de las diversas asignaturas que se imparten del área, por lo cual sólo se tratarán los 
posibles por el programa. 

Cabe mencionar que la clasificación está sujeta a combinaciones entre ellas. 
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COMPORTAMIENTO Y DISEÑO 

LOSAS ARMADAS EN UN SENTIDO 

Las losas armadas en un sólo sentido son aquellas que tienen apoyo en ·dos lados 
opuestos, y se comportan como vigas, considerándose que la losa es una viga cuyo ancho es 
la longitud del apoyo, o bien, como se hace frecuente que la Josa está formada por una serie 
de vigas e independientes de un metro de ancho, que se flexionan uniformemente. Esto 
permite que se verifique la flexión sólo en sentido perpendicular a Jos apoyos. 

Franja de losa que trabaja como una viga de un metro de ancho 

Figuro 1. 

El diseño de estas losas es en todo semejante al de las vigas rectangulares y se 
acostumbra, por sencillez, considerar para el análisis una franja de losa de 1 [m] de ancho. 
Se reduce entonces el diseño, al cálculo de una viga rectangular de 100 [cm] de ancho. 

Las especificaciones que deben tenerse presentes en el cálculo de las Josas armadas en un 
sentido, son las siguientes: 

a) Se recomienda iniciar el diseño fijando un valor del peralte que garantice que no 
ocurran deflexiones excesivas, ya que esto es el factor que suele regir el diseño. Para ello 
puede usarse la Tabla l. tomada del Reglamento del ACI 318-87, la cual proporciona 
espesores de losa con los que no c:xcc:dc:n las deflexioncs permisibles, o bien puede fijarse 
un espesor tentativo y calcular las deflexiones. 
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PERALTE MINIMO, h 

Libremente Un extremo Ambos 
Elemento extremos Voladizo 

apoyada continúo continúos 

Losas l/20 U24 l/28 I.110 
macizas 

Vigas y losas U16 Ul8.5 U21 I.18 
nervuradas 

Tnbln l. Peraltes mínimu> de vigas y losas que trabajan en una dirección cuando no 
se calculan las dcílcxíoncs y cuando las deformaciones que dichos elementos no perjudican 
a elementos estructurales. 

Nota: Estos valores se aplican para concreto de peso nur111al y acero con límite de 
fluencia f,, = 4 200 [Kg/cm'j. Para otros valores de f,. multipHquensc los valores 
de la tabla por el factor 0.4 + 0.00014 f, .. 
El símbolo L representa el claro. 

Según el Reglamento del ACI 318-87, cuando no se utilizan los coeficientes de la 
Tablo l y se hace un análisis formal, el claro I, puede tomarse como claro libre siempre que 
no sea mayor de 3.05 [mi y que las losas se cuelen integralmente con los apayos. Si no se 
cumplen estas condiciones, el claro será la distancia entre los ejes de apoyo, o bien, el claro 
libre más el peralte total de la losa, el valor que sea menor. Y el RDDF NTC-87 especifican, 
al igual que para las vigas, que el claro se cuente apartir del centro de los apoyos, excepto 
cuando el ancho de estos es mayor que el peralte efectivo; en este caso, el claro se cuenta 
a partir de la sección que se halla a medio peralte efectivo del paño interior de los apoyos. 

b) l lna vez determinado el espesor total de la losa se calcula el peralte efectivo; éste 
se calcula restando el recuhrimicnto del espesor. Por uua parte el ;'..C! 318-87 recnmienda 
un recubrimiento libre de 2 [cm] para losas no expuestas a la intemperie o no coladas 
contra el sucio, como las zapatas de cimentación. Para el mismo caso el RDDF NTC-87 
recomienda un 1 [cm] ó el diámetro de la varilla, el que sea mayor. 

e) El cálculo de los momentos y las fuerzas cortantes puede realizarse después, 
considerando que la Josa es una viga continúa de un metro de ancho con carga uniforme. 
Puede utilizarse cualquier método de análisis elástico ó bien los coeficientes de momentos 
que se presentan en los manuales de diseño. 
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d) Ya habiendo determinado el peralte efectivo, d, y los momentos flcxionantes, se 
calcula el refuerzo necesario con las ecuaciones de flexión de vigas ó por medio de gráficas. 
Generalmente, las losas son elementos sobreforzados, por lo que se pueden aplicar las 
ecuaciones correspondientes a este tipo de elementos previa comprobación de que las 
relaciones de refuerzo, p, resulten menores que la relación balanceada, p •. 

El refuerzo obtenido se coloca en dirección paralela a las franjas , o sea en la 
dirección del claro considerado. 

En dirección perpendicular es necesario colocar también refuerzo para resistir los 
esfuerzos producidos por contracción del concreto y por cambios de temperatura, y por falta 
de uniformidad en la carga. Ya que la losa no puede acortarse libremente en dirección 
perpendicular al claro, se agrietaría si no se colocará este último refuerzo. Tanto el refuerzo 
por flexión como el de contracción y cambios de temperatura, deben satisfacer ciertos 
requisitos de cuantía y separación que se mencionan a continuación: 

El Reglamento ACI 318-87 establece que el refuerzo de flexión y para el de 
contracción y temperatura. Las relaciones, p, de estos refuerzos, deben ser por lo menos 
iguales a los valores señalados en la Tabla 2 y la separación entre barras no debe exceder 
de 45 [cm] ni de tres veces el espesor de la losa, par el refuerzo de ílcxitm, ni cinco veces 
dicho espesor, para el refuerzo por contracción y tempcraratura. 

Tipos de acero Pm1n 

Barras corrugadas con f, igual 0.0020 
a 2800 ó 3500 [Kg/cm'] 

Barras corrugas ó malla de 0.0018 
alambre saldado corrugado ó 
liso con r, igual a 4200 
[Kg/cm'] 

Barras con f; mayor de 
4200 [Kg/cm ] 

0.0018 X 4200/fy 

Tabla 2. Relaciones de acero, p, para calcular el acero por contracción y temperatura 
según el Reglamento del ACI 318-87. 

Nota: En ningún caso p debe ser menor de 0.0014. 
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El Reglamento en sus NTC-87 especifica que el refuerzo por ncxión sea el mínimo 
recomendado para vigas, o sea: 

A = 0.1.[flC bd 
ª·1~ fy 

El ancho b se considera de 100 [cm] y el área obtenida de esta manera es la 
necesaria para un metro de ancho. 

La separación del refuerzo no debe ser superior a la especificada para el refuerzo por 
contracción y temperatura. Para este refuerzo el RDDF NTC-87 recomienda la misma área 
mínima que para otros elementos estructurales que tengan una dimensión de 1.5 [m]. La 
ecuación correspondiente para una franja de un metro de ancho es la siguiente: 

• 45000h 
"s,M,,- fy(h+lQQ} 

Donde: 
h es el espesor de la losa. 

El área que se obtiene con esta ecuación es también la necesaria para una franja de 
un metro de ancho y es aplicable a las losas no expuestas directamente a la intemperie. Si 
no se cumple con esta condición debe duplicarse el valor calculado. La separación entre 
barra• no debe exceder de 50 [cm] ni de 3.Sh. 

Además, el RDDF NTC-87 permite calcular el refuerzo por contracción y temperatura 
en forma simplificada usando una relación de refuerzo, p, de 0.002 para losas no expuestas 
a la intemperie y de 0.004 para el caso de que si lo estén. 

Por otra partt:, el Jiuu:Hsionamicnto de 1as lo:;a:; e:; frccucntcque se ca!cuk primero 
el área de acero de refuerzo por metro de ancho de losa, después elegir el diámetro de la 
barra, y por último, se calcula la separación entre barras, utilizando la siguiente expresión: 

S= lOOAb 

As 

Donde: 
S = Separación entre barras. 

A,, = Arca de cada barra. 
A, = Area por metro de ancho de losa. 
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El refuerzo utilizado para estos elementos tiene igual importancia que en las vigas, 
por tal motivo es recomendable acudir a las especificaciones correspondientes, ya sea a 
detallar el acero de refuerzo a flexión, longitudes de desarrollo, dobleces, cortes de barras, 
acero por contracción y temperatura, etc. 

Aunque en la práctica se conocen detalles típicos del refuerzo de losas, cabe 
mencionar que no todos los casos son iguales y que se recomienda aplicar las 
especificaciones para cada caso en particular. 

REVISION POR CORTANTE 

En este tipo de losas la fuerza cortante no es un factor importante. No obstante debe 
revisarse, aplicando las especificaciones descritas para elementos de concreto. como se 
planteó en el capítulo de vigas. 

Entonces, es válido revisarla, tomando en cuenta el valor último de esta fuerza v. 
sea menor que el valor de la fuerza cortante de diseño, que puede resistir el concreto sin 
refuerzo por cortante. 

En el caso de que la sección de concreto no pueda resistir la fuerza cortante, debe 
aumentarse dicha sección; ya que que por razones constructivas no es posible usar refuerzo 
por cortante en estas losas. 

En general, el diseño y revisión de losas armadas en un sentido se resume en cumplir 
las especificaciones señaladas. 
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LOSAS APOYADAS PERIMETRALMENTE 

Las losas apoyadas perimcrralmcnte son aquellas que están apoyadas sobre vigas o 
muros en cuatro lados, y que por lo tanto trabajan en dos direcciones. 

columna 

viga 

loso 

Loso apoyado perimetrolmente 
Figura 2 

La diferencia entre losas que trabajan en una direccíón y losas apoyadas 
pcrimctralmente, puede verse también en la forma que adquieren las losas cuando se 
deflcxionan bajo la acción de cargas normales a su plano: 

a) Las primeras se deforman en curvatura simple 

b) y las segundas se deforman en curvatura doble. 

Las losas apoyadas pcrimctralmente, tienen una característica estructural importante 
en sus apoyas, y es que su rígidez a flexión es mucha mayor que la rigidez a flexión de la 
propia losa. Estas forman parte, comúnmente, de sistemas estructurales integrados por 
columnas, vigas y losas. Su comportamiento na puede estudiarse rigurosamente en forma 
aislada sino que debe analizarse todo el sistema, ya que las características de cada elemento 
influyen en el comportamiento de los otros. 

Par simplicidad, comodidad y alcance de los conocimientos es este trabaja; se tratarán 
las losas perimetrales como elementos aisladas. 
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LOSAS APOYADAS PERIMETRALMENTE 

Las losas apoyadas pcrimc1ralmcn1e son aquellas que eslán apoyadas sohre vigas o 
muros en cuatro lados, y que por lo tanto trabajan en dos direcciones. 

columna 

viga 

Loso apoyado perimetrolmente 
Figuro 2 

La diferencia entre losas que trabajan en una dirección y losas apoyadas 
perimetralmenle, puede verse también en la forma que adquieren las losas cuando se 
deflexionan bajo la acción de cargas normales a su plano: 

a) Las primeras se defonnan en curvatura simple 

b) y las segundas se deforman en curvatura doble. 

Las losas apoyadas perimetralmente, tienen una característica estructural importante 
en sus apoyos, y es que su rígidez a flexión es mucho mayor que la rigidez a flexión de la 
propia losa. Estas forman parte, comúnmente, de sistemas estructurales integrados por 
columnas, ,;gas y losas. Su comportamicnl0 no puede estudiarse rigurosamente en forma 
aislada sino que debe analizarse todo el sistema, ya que las características de cada elemento 
influyen en el comportamiento de los otros. 

Por simplicidad, comodidad y alcance de los conocimientos es este trabajo; se tratarán 
las losas perimetrales como elementos aislados. 
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El método de análisis de losas empicados en la práctica consiste en el uso de Tahlas 
de Coeficientes de Momentos, ohtcnidas mediante alguno de los métodos espcrimcntalcs 
y prácticos, hasado en uno desarrollado originalmente por Slcss y Newrnark. 

Con respecto a este tipo de losas el RDDDF NTC-87 señala que puede aplicarse el 
método, sólo si se satisface lo siguiente: 

o) Los tahleros son aproximadamente rectangulares. 

b) La distribución de las cargas que actúan sobre la losa es aproximadamente 
uniforme en cada tablero. 

e) Los momentos negativos en el apoyo común de dos tahlcros adyacentes no difieren 
entre sí en más de 50% del menor de ellos. 

d) La relación de carga viva a carga muerta no es mayor a 2.5 para losas coladas 
monolíticamcnlc con sus apoyos, ni mayor de 1.5 en otros casos. 

El dimensionamiento de losas por este método, está regido principalmente por la 
obtención de los momentos tlcxionantcs utilizando los coeficientes que se presentan en la 
TABLA 4.1 del RDDF NTC-87. Los momentos así obtenidos son momentos por unidad de 
ancho. 

Después se calculan el peralte y el porcentaje de acero de refuerzo utilizando las 
fórmulas de flexión, como si fueran vigas de un ancho unitario. 

Refiriéndose a la Tabla 4.1 ya mencionada se observa en ella que se incluyen 
coeficientes para losas construidas monolíticamentc con las vigas de apoyo y para losa' no 
coladas monolíticamentc, (losas apoyadas sobre vigas de acero). Esto se debe a que, en el 
primer caso, las vigas proporcionan una cierta restricción a la losa contra el giro, micntrás 
que en el segundo caso la losa puede girar libremente. 

Sabiendo también, que los momentos determinados con está Tabla 4.1 corresponden 
a franjas centrales y que si se requieren coeficientes pnrn frnnjm: rxtremas sólo basta :ornar 
los valores de la tahla y multiplicarlos por 0.60. 

El RDDF NTC-87 señala que hay la posibilidad de que los momentos en un borde 
común a dos tableros adyacentes resulten distintos en cada tablero. Entonces, se deben de 
distribuir las dos terceras partes del momento de desequilibrio entre los tahlcros adyacentes, 
si éstos son monolíticos con sus apoyos, o la totalidad si no lo son. Para la distrihucil)n lle he 
suponerse que la rígidcz del tablero es proporcional a: 
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Donde: 
d = Diámetro de acero, 

a, = Claro corto de la losa. 

Las losas que se dimensionan con los coeficientes. además deben considerarse 
divididas, en cada dirección, en dos franjas de borde y una central. La determinación de Jos 
anchos de las franjas señalados en las en las NTC-87 sonlas siguientes: 

1) Para relaciones de claro corto a claro largo mayores que 0.5, las franjas centralc.< 
tienen un ancho igual a la mitad del daru perpendicular a ellas, y cada franja extrema tienen 
un ancho igual al cuarta parte del mismo. 

2) Para relaciones menores que 0.5, la franja central perpendicular al lado largo tiene 
un ancho igual a a, • a, y cada franja extrema, igual a n, / 2. donde n1 es el claro corto y n, 
el claro largo. 

Cabe mencionar que, para valores intermedios de la relación, m, entre el claro corto, 
ª" y el claro largo, a,. se interpolará linealmente. 

Cuando la< losas no cumplen estas limitaciones, es necesario aplicar otros 
procedimientos u otros métodos. 

PERALTE MINIMO 

En cuanto al peralte mínimo el RDDF NTC-87 incluye las siguientes disposiciones. 
Respecto al peralte, señala que el cálculo de detlexiones puede omitirse si el peralte efectivo 
de la losa es por lo menos igaul al perímetro del tablero divido entre 300. Para calcular este 
perímetro, los lados disconiinúos deben incrementarse en 50% si los apoyos de la losa no 
son monolíticos con ella, y 25%, si lo son. En las losas alargadas no es necesario tomar un 
peralte mayor que el corresponde a un tablero con u, = 2n1• Estas disposiciones son 
aplicables a las losas en que: 

f 8 S 2000(Kg/cm2¡ 

Y: 

w S 380[Kg/m2¡ 
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Donde: " " 
r, = Esfuerzo en el acero en condiciones de servcio [Kg!ém'f" 

Puede tomarse, r, = 0.6 r,. 
w = Carga en condiciones de servicio, (Kgim'J 

Para otras combinaciones de r, y w, el peralte efccti\'O mínimo se obtendrá con el 
valor obtenido anteriormente multiplicado por: 

ACERO MINIMO 

1 

o. 034 u.w> 4 

Con respecto al acero mínimo, se utiliza la misma expresión que para losas en una 
dirección: 

Donde: 

A = 45000h 
5 fy(h+lOO) 

A, = Arca mínima por metro de ancho de la losa. 
r, = Esfuerzo de fluencia del acero. 
h = Peralte total de la losa. 

El área obtenida debe duplicarse si la losa está a la intemperie. 

Y por simplicidad puede establecer que el porcentaje mínimo de acero es: 

1. Losas protegidas a la intemperie. Pm<• = 0.002 

2. Lu:,a:, cxpuc&tas a 1a intemperie. Pmtn = 0.004 

Ademas, la separación entre barras no debe exceder de SO [cm] ni de 3.5 h, excepto 
en la proximidad de cargas concentradas superiores a una tonelada máxima será de 2.5 d, 
donde d es el peralte efectivo. 
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FUERZA CORTANTE 

En la mayoría de los casos, el dimensionamiento de losas apoyadas perimetralmente 
está regido por efectos de momentos flcxionantes. Sin embargo, es necesario revisar contra 
fuerza cortante, por seguridad. Para estos fines, la fuerza cortante que actúa en un ancho 
unitario puede calcularse: 

Donde el numerador del segundo miembro proporciona la fuerza cortante a un 
peralte del paño, sección crítica, sin considerar la acción de la losa en dos direcciones, y el 
denominador es una corrección para tomar en cuenta esta acción. 

Cuando en un tablero cxbtan borde!' contin(10' y hnrdcs rliscontiníms, el valor de Vu 
obtenido con la expresión anterior debe incrementarse en 15%. 

Y la resistencia de la losa a fuerza cortante se supondrá igual a la de una viga sin 
refuerzo en el alma: 

Cuando se tienen casos en que las losas apoyadas perimctralmcntc tengan que 
soportar cargas lineales y concentradas y cargas en las vigas de apoyo, se recomienda 
recurrir a las especificaciones correspondientes que señala el RDDF NTC-87. 
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Para ejemplificar como se ha hecho en cada sección, se presenta el diseño de una 
losa perimetralmente apoyada, bajo carga uniforme: 

Datos: 
Carga viva, C. V = 

Acabado del piso = 
Peso volumétrico del concreto = 

Factor de carga = 

700 [Kg/cm'J 
80 (Kglm2

] 

2.4 [Ton/m'] 
1.4 

Notn: Todos los apoyos son monolíticos con Ja losa y tienen 25 [cm] de ancho. 
La losa no está expueta a Ja intemperie. 
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SOLUCION: 
Materiales: 

Constantes: 

Concreto: 

Acero: 
re = 200 (Kglcm'] 

r, = 4200 (Kglcm'J 

.f'c~O ',ª,f' C=O. B (200) =160 [kg/cm 2] 

Por ser: 

ft1c=O. BS.f'c=O. 85 ( 160) =136 [Kg /cm 2 ¡ 

Y-po;' está ~~lÓn eLporcentaje de acero máximo se tomará como el porcentaje de 
acero balanceado; .és decir: 

=~ 4 soo =O. 0152 
Pm4x 4200 4200+6000 

Estlmoclones preliminares: 

Suponiendo una losa de 11 (cm), entonces el peso de la losa está dado como: 

Wlosa=O .11(2.4) =O. 264 [Ton/m 2 ¡ 

El acabado más 0.02 (Ton] de carga muerta adicional: 

w•c•b=0.100[Ton/m2¡ 

La carga muerta, C.M, es la suma del peso de la losa más acabados: 

122 



carga muerta=0.364[Ton/m2] 

Y la carga viva, C.V, se considerará como: 

carga viva=0.700[Kg/m2¡ 

Entonces la carga de servicio, w, es la suma de C.M + C.V: 

carga de servicio=l.064[Ton/m2 ] 

Finalmente, la carga de diseño, w,: 

wu= F.c w =l.4(l.064)=l.490[Ton/m2 J 

Estimación del peralte: 

Peralte efectivo mínimo, del tablero más desfavorable· (Tablero IV): 

Si: 

Entonces: 

Y: 

d= 2(375+575) =6.33[Cm) 
300 

f 8 =0.6fy=0.6(4200)=2520[Kgicm2 ] 

2520[Kg/cm2 ] > 2000[Kg/cm 2 j 

w=l064[Kg/cm2 ] >380[kg/cm 2 ] 

El peralte mínimo se calcula: 

1 

dm1n=6. 33 (O. 034) [ (2520) (1064)) ~=S. 7l(cm) 

Si se supone: 

123 



recubr1miento=2,0(cm) 

Por lo tanto el peralte total: 

h=l0.7l(cm] 

Considerando: 

h=ll(cm) 

Revisión por ncxlón del peralte propuesto: 

Se debe cumplir: 

P,; PmAx 

Se revisará con el momento negativo en el claro corto del tablero IV: 

m= ª1 = 375 =O. 652 
ª2 575 

De la Tabla 4.1 del RDDF NTC-87 se obtiene, interpolando linealmente: 

K=0.0459 

Entonces, el momento flexionante último: 

Mu=Kwua~ 

Sustituyendo: 

Mu=O. 0459 (l. 49) (3. 752) =O. 962(Ton • m) 

Cálculo del porcentaje de acero p, de las ayudas de diseño presentadas en el 
APENDICE: 
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De gráficas se obtiene: 

p=0.0057 < Pmb=0.0152 

Además, suponiendo: 

d=h-r-2(cm]=ll-2-2= 7 (cm) 

Por lo tanto el peralte supuesto es aceptado por flexión. 

Revisión por fuerza cortante del peralte propuesto: 

La fuerza cortante máxima ocurre, en este caso, en el claro corto del tablero IV: 

Sustituyendo: 

V= (0,5a1-d)Wu 

u 1+(ª1>6 
ª2 

Vu- [(0.5) (3.75)-0.07]1490=2497 [Kg] 

1+(~)6 
5.75 

La resistencia de diseño está dada: 

VcR=0.5F¡¡bd..¡¡o¡; 

Sustituyendo: 

VcR=0.5(0.B) (100)(7)./l60~is42[Kg] 

Como: 

Por lo tanto el peralte supuesto es aceptado por fuerza cortante. 

Análisis y dimensionamiento por nexlón 
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Como se comentó en teoría, e,l 

Peraltes efectivos: 

Para el refuerzo positivo: 

Para el refuerzo negativo: 

d=h-r-2=11_:2-2=7 

Refuerzo mínimo (por cambios volumétricos) 

a = 450X1 
sm fy(x1+100) 

Sustituyendo: 

a = 450(11) =0.01062[ cm2] 
sm 4200(11+100) cm 

En un ancho de 100 [cm], el área de acero mínima es: 

A
8 

=O. 01062 ( 100) =l. 062 [ cm
2 

¡ 
~. m 

Y si se toman barras del # 2.5, a est área le corresponde una separación de: 

s= 100a8 

Sustituyendo: 

As 

s= 100(0,49) =46.14[cm) 
1.062 

Y la separación máxima: 
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Sm4x=3. 5h=3, 5 (11) 38. S (cm] 

sm4x=50 (cm] 

Por lo tanto se usará una separación de 38 [cm]. 

Ahora calculando los valores de: 

Y de: 

Nota: 

Wua~[ To2n) 
m 

Se presentan en la siguiente tabla: 

Tablero 1 11 lll 

Tipo De De borde, de De borde, 
esquina un lado un lado 

discontinuo discontinuo 

a, [m) 2.75 3.75 2.75 

Wu a1 11.27 20.95 11.27 

ª•'ª· 0.647 0.882 0.478 

Haciendo lo mismo para cada uno de los tableros: 
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Interior 

3.75 

20.95 

0.652 . 



Notá: 
En la siguiente tabla se presentan los momentos y separación de varillas: 

TABLA DE MOMENTOS Y SEPARACION DE VARLLAS 

Coeficiente M, s 
Tablero Momento Claro K [Ton·m] Momcnlu cm 

ajustado 

1 Neg.bor. corto 0.0502 0.5656 0.6421 19 
int. largn 0.0443 0.4992 U.5094 24 
Neg.bor corto 0.0300 0.3380 36 
disc. largo 0.0242 0.2727 38 
Positiv corto 0.0284 0.3200 38 

largo 0.0144 0.1623 38 

11 Neg.bor corlo 0.0365 0.7647 0.7085 17 
inter. largo 0.0330 0.6914 0.7270 16 
Neg.bor largo 0.0209 0.4378 28 
dise. 
Positiv corto 0.0173 0.3624 38 

largo 0.0129 0.2703 38 

111 Ncg.bor corto 0.0604 0.6806 0.7886 15 
in ter. largo 0.0470 0.5297 0.5195 24 
Neo.hor ('Orto 0.0375 0.4226 30 
dis;. corto 0.0352 
Positiv largo 0.0149 0.3966 38 

0.1679 38 

IV Ncg.bor corto 0.0459 0.9616 0.8823 13 
inter. largo 0.0381 0.7982 0.7626 16 
Positiv corlu 0.0247 0.5175 32 

largo 0.0132 0.2765 38 

128 



Ajuste de momentos: 

'38 

138 

1
28 
38 

24 
38 
16 
38 

38 
38 

Del :r: 

DISTRIBUCION DE MOMENTOS 

Rfgidez de tableros d' / a, 

Tablero 1 9' / 275 

Tablero 11 91 
/ 375 

Tablero III 9' / 275 

Tablero IV 9' / 375 

24 
38 --· ---· 
16 
38 

16 
38 

~\ 

-t-
131 
32 

36 - Momento negativo 
38- Momento positivo 

2.650 

1.944 

2.650 

1.944 

Distribución entre los Tableros 1 y U: 

El momento de deseqilibrio es: 

Mdesq=0.7647-0.5656=0.1991[Ton·m] 
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Y el momento a distribuir: 

2 Hdist=3 (O .1991) =O .1327 [Ton· m] 

Tablero Rígidez Factor 

II 1.944 0.50 

1 1.944 0.50 

SUMA 3.888 1.00 

DISTRIBUCION 

1 11 

-0.5656 +0.7647 

-0.0765 -0.0562 

-0.6421 +0.7085 

Distribución en los Tableros 11 y IV: 

El momento de desequilibrio: 

Hdesq=0.7982~0.69l4=0.1068[Ton•m] 

Y el momento a distnbuir: 

Hdlst=.3. (0.1068) =0.0712 [Ton ·m] 3 .. 
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Tablero Rfgidcz Factor 

¡¡ 1.944 0.50 

IV 1.944 0.50 

SUMA 3.888 1.00 

DISTRIBUCION 

¡¡ IV 

-0.6914 +0.7982 

-0.0356 -0.0356 

-0.7270 +0.7626 

Distnbución entre los tableros III y IV: 

El momento de desequilibrio: 

Hdesq=0.9616-0.6806=0.2810[Ton·m] 

Y el momento a distnbuir: 

H.:l•t=i (O. 2810) =0.1873 CTon·m] 
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Tablero Rfgidez Factor 

IIl 2.650 0.5768 

IV 1.944 0.4232 

SUMA 4.594 1.0000 

DISTRIBUCION 

IIl IV 

-0.6806 +0.9616 

-0.1080 --0.0793 

-.07886 +0.8823 

Distribución entre los Tableros 1 y 111: 

El momento de desequilibrio: 

Mdesq=0.5297-0.4992=0.0JOS(Ton•m] 

Y el momento a distnbuir: 

2 Mdist=3 (O. OJOS) =O. 0203 [Ton. m] 

Tablero Rígidez Factor 

1 2.650 0.500 

llI 2.650 0.500 

SUMA 5.300 1.000 
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DISTRIBUCION 

1 111 

-0.4992 +0.5297 

-0.0102 -0.0102 

-0.5094 +0.5195 

A continuación se presentan las separaciones teóricas, en [cm], tomadas de la tabla: 

CD+·-· +. -·-· Cf> i 
·I ·m 1 
! 0.4992 1 0.5297 ___¡_· 

®-t, o~· ¡;· . ~ª?6 
0.7647 0.9616 

l[ m: . 
. 1 

_ 1 ..... 1 ...... . L. . 
~-- _J_ -·-· 

i. 
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El refuerzo en franjas extremas: 

Se usará el 60% del acero requerido en las franjas centrales respetando las 
especificaciones de acero mínimo y separaciones máximas. 

Nota: 

PLANTA DE LOCALIZACION DEL CORTE 

Se usan barras del # 2.5 
C1 = 4 200 (Kg/cm'] 
Dimensiones en (cm) 

Cl 

Ld•W 00:=========::'.:::::;-r.:::::::=====::::+I 

134 



Donde: 

Se toman 80 [cm] 

25 ª1 275 
2 +6 -d=12. 5+-

6
--9=49. 3 (cm) 

Se toman 50 [cm] 

De está manera queda diseñada la losa en el corte mostrado. 

Y se recomienda que se haga lo mismo para otros cortes, de tal manera que quede 
definido totalmente el diseño de la losa perimetralmente apoyada mostrada al inició del 
ejercicio. 

135 



DESCRIPCION GENERAL DE LAS ZAPATAS 

El desarrolló de está sección incluye tipo de cimentaciones para muros y columnas, 
que son las más sencillas y posibles de ser tratadas. 

Una zapata es una ampliación de la base de una columna, de una viga o un muro, 
ejecutada con el fin de que las cargas que soportan sean transmitidas adecuadamente al 
terreno. 

Cabe mencionar que existen seis cipos de estructuras de cimentación, y a continuación 
se describen cada una en forma general: 

o) Zapatas de muros. 
Estas zapatas consisten en una franja continúa de losa, a lo largo del muro y de 

un ancho mayor que el espesor del mismo. La proyección de la losa de cimentación se trata 
como valadizo cargado con la presión distribuida del sucio. La longitud de la proyección, se 
determina con la capacidad de resistencia del sucio; la sección crítica por flexión se 
encuentra en el paño del muro. El refuerzo principal se distribuye perpendicularmente a la 
dirección del muro. 

b) Zapatas aisladas e independientes, para colum11as. 
Consisten en losas rectangulares ó cuadradas, que pueden lener un espesor 

constante o que se reduce en la punta del voladizo. Se refuerzan en las dos direcciones y son 
económicas para cargas rclalivamcnte pequeñas o para cimentaciones sobre roca. 

e) Zapatas combinadas. 
Estas zapatas soportan las descargas de dns o más columnas. Son necesarias Cll<Hldo 

se debe colocar una columna en la colindancia de un edificio y la losa de la zapata no se 
puede proyeclar fuera de la colindancia. En este caso, una zapata independiente tendría 
carga excéntrica, dando lugar a una tensión aparente en el sucio de desplante. 

Con el objeto de lograr una distribución relativamente uniforme de esfuerzos, la 
zapata de la columna exterior se puede combinar con la de columna interior más cercana. 
Por otra parte, las zapatas combinadas también se utilizan cuando las distancias entre 
columnas sucesivas son rela1ivamcnte cortas, como en el caso de un corredor de columnas. 
pue.'\ es má!' Parata ccn:;truir z¿¡pJ.iCt~ (u111hina<las para tas columnas. 

d) Zapatas en voladiw o ligadas. 
Estas son similares a las zapata combinadas, excepto que la zapata de la columna 

exterior y de la columna interior se construyen independientemente. Están unidas con una 
viga de liga para transmitir el efecto del momento Oexionante, el cual se produce en la 
columna exterior debido a la excentricidad de la carga, a la cimentación de la columna 
interior. 
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e) Cimentaciones en pilotes. 
Este tipo de cimentaciones son esenciales cuando el sucio de desplante consiste de 

estratos poco resistentes muy profundos. Los pilotes se pueden hincar hasta roca sólida o 
un estrato duro, o a la profundidad necesaria dentro del sucio, para que la pila desarrolle 
su capacidad permisible por medio de Ja resistencia de fricción o una combinación de 
ambos. Los pilotes pueden ser prefabricados y por Jo tanto se hincan en el sucio, o colados 
en el Jugar haciendo una perforación que después se rellena concreto. Los pilotes 
prefabricados pueden ser de concreto reforzado o prcsforzado. Otros tipos de pilotes se 
fabrican de acero o de mampostería. En todos los tipos, Jos pilotes deben contar con cabezas 
de concreto reforzado en las dos direcciones, diseñadas apropiadamente. 

O Cimentaciones flotantes o /osal' de cimentación. 
Estos sistemas de cimentación son necesarios cuando Ja capacidad de resistencia 

permisible del sucio es muy baja hasta profundidades grandes, lo cual hace que las 
cimentaciones con pilotes no sean económicas. En este caso es necesario hacer una 
excavación lo suficientemente profunda, para que la cantidad del sucio que se remueve sea 
casi equivalente a la carga de la superestructura. Puesto que es necesario extender la 
subestructura de la cimentación a toda el área del edificio, se considera que la 
supcrcstn1ctura flota teóricamente en 11na ha Isa. Estl!!i e:)trncturas, son báskan1cntc ~btcnrns 
de pisos invertidos se rcquicrcn'cn sucios que se están consolidando en forma continúa. 
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CIMENTACIONES SUPERFICIALES 

Zapatos cuadrados o reclangulnres 

Cuando se tiene una zapata sujeta a fuerza axial y momento tlexionante como la 
mostrada en Ja figura siguiente: 

1u 
( 1 \Mu 

A 

Donde: A 

A = Largo total de la zapata. 
B = Ancho total de Ja zapata. 

e,, e, = Lado de Ja columna. 

Los esfuerzos que se presentan serán de Ja siguiente forma: 

rf!\ .. 
,___IT_, . ,_._ .. u____, 

lrmin 

lfmdx 
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Cabe mencionar que se presentarán los esfuerzos mostrados, simpre y cuando la· 
excentricidad éste dentro de 1 tercio medio del largo de la zapata. 

Donde la excentricidad se calcula: 

El comienzó de un predimensionamiento, se puede empezar calculando una área de 
la zapata, con la siguiente expresión: 

Donde: 
A, = Arca de la zapata. 
P. = Carga axial última. 
q, = Capacidad neta del terreno. 

Nota: Los valores últimos de las cargas se ublienen al multiplicarlas por s~is· 
factores de cargas correspondientes. 

Para que la zapata trabaje bien debe cumplirse que la carga este colacada a un 
máximo de excentricidad de un tercio medio del largo de la zapata. 

De tal manera: 

I• 2 a !· ·I a 
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Donde: 

3a ªm.tx 
Pu=--3--B 

Despejando el esfuerzo máximo: 

Cuando se cumple con lo mostrado en la figura: 

I· A ·I 

El dimensionamiento de la zapata puede calcularse de la siguiente forma; con apoyo 
de la expresión antes mencionada, y con las condicones siguientes lo cual fácilita el 
prediseño de la zapata: 

Donde: 

A,=2(~-e)B= Pu 
2 qn 

Considerando que se desea una zapata cuadrada, entonces despejando de la ecuación 
anterior el largo total de zapata, A: 
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Donde: 
A=B = Largo total de la zapata. 

e = Excentricidad de la carga. 
P. = Carga ª'ial última. 
q, = Capacidad neta del terreno. 

En un elemento como la zapata es muy importante que se revisen las siguientes tres 
condicones: 

a) Revisión por flexión 
b) Revisión por penetración. 
c) Revisión por cortante. 
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REVISION POR FLEXION 

Al tener una zapata sujeta a flexocompresión como la mostrada en la figura, donde 
se señala la seccián crítica cuando actúa el momento floxinnante: 

t 
1 

~ i Mu 

J r r'""'"'m"º 
r-----' r , 

I• L 

A 

De tal menara que se define el momento flcxionantc último con la siguiente 
expresión: 

Donde, la capacidad neta del terreno se calcula como: 

Haciendo A=D, el momento flexionante que se presenta en la sección crítica: 

Si la columna también es cuadrada: 

1 2 . 
Mu.,,, =a (A-e) Aqn 
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Y si Ja columna es rectangular: 

Mu.,,.={ (A-c1) (A-c2)Aqn 

El dimensionamiento ó diseño de una zapata al igual que de cualquier elemento 
estructural consiste en proponer ciertas dimensiones y revisarlas hasta que cumplan con las 
especificaciones especificadas para cada caso. 

De tal manera que de entrada se propone un peralte de Ja sección d. 

Por otra parte, recordando el momento resistente de una sección rectangular con 
acero de refuerzo en tensión: 

Dunde: 

Del diagrama de esfuerzos: 

Se supone que: 

Entonces: 

q=p fy 
tllc 

d-~=0.85d 
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Despejando el área de acero: 

Y el porcentaje de acero, será: 

p= As, 
Ad 

Para que la sección no presente problemas por ílexión debe.de cumplirse que: 
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REVISION POR PENETRACION 

Pu 

rt\Mu 

~ 

La revisión por penetración consiste en la verificación de la transmisión de los 
esfuerzos flexionantes de la columna a la zapata: 

Si no existe transmisión, es decir que se cumple: 

0.2Vud > Mun .. 

El esfuerzo se calcula: 

Si existe transmisión: 

El esfuerza se calcula: 
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que: 

Definiendo cada uno de los términos de la expresión anterior: 

Perímetro de la sección crítica: 

p=(C1 +d) (2) +(C2+d) (2) 

Esfuer20 de la sección crítica: 

Vu=Pu-[ (c1+d) (C:2+dlJqn 

Factores de distribución: 

11=1- , ·~·· ·.e :+-d . 
. . 1 +O ;6 .. 7. · .. · '.·-. -

1
- '· ··.·-. • º2:+-d 

J= d-(c1+d) 3 + (c1+d)d3 + d(c2+d) (c1+d) 2 

6 6 2 

Momento último actuante, M •. 

Y d, el peralte propuesto. 

Además el esfuerio admisible está dado como: 

v=FR{f'C 

Y para que la sección no presente problemas por penetración, se debe de cumplirse 

V > Vu 
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REVISION POR CORTANTE 

~ 
' 

1 
"" Mu 

~r1 ....__,..__ 
.__ __ ___,__! Id 

B D 
\· A 

La forma en que actúan los esfuerzos cortantes en la zapata es: 

Donde: 

Y el cortante que se presenta en la sección crítica: 

A e 
Vu=C2-C2+d) ]Bqn (1) 

Y el cortante critico resistente: 
Si: 

p < 0.01 

Entonces: 

VcR=F¡¡Bd(0.2+30p).fi'(; (2) 

Si: 
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p ~ 0.01 

Entonces: 

Y para que se acepte el dimensionamiento, y no se presenten problemas por cortante 
debe cumplirse que: 

Además deberá verificarse que el peralte propuesto se ha el adecuado debido a a la 
fuerza cortante: - - -

Sustituyendo las expresiones el) en (2), y despejando el peralte: 

Si: 

Entonces d, se calcula: 

Si: 

Entonces: 

p < 0.01 

d=~~-º-·_s_(A~-c_)~q~n==~ 
(o.2+30p)FR~•qn 

p ~ 0.01 

d= o.S(A-c)qn 

FR~+qn 

Y para que el peralte se acepte, debe cumplirse que: 

d S dpropuesto 
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AREA DE ACERO 

El área de acero requerida por el momento último flexionante: 

A = Hui 
u, o.asryd 

El área de acero requerida por el momento resistente: 

A
8

= MR pBd 
FRryd(l-0.5q) 

Y el área de acero mínima: 

El área de acero balanceada: 

A =r''c~Bd 
s, r Y 6ooo•r Y 

Y el área de acero máxima: 

Y para que la zapata quede totalmente diseñada, deberá cumplirse: 

As.r~ < As < As.,.. 

A continuación se presenta un ejemplo sencillo, ilustrando el uso de las expresiones 
anlc:riores; donde se pide que se diseiie la zapata cuadrada de una columna sujeta a 
flexocompresión, como se muestra en la figura: 

Datos: 
q. = 5 [Tontm'] 

re = 200 [Kg/cm') 
r, = 4200 (Kg/cm2) 

e,= e, = l (m] 
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SOLUCION: 

125 Ton 

/R l2..5Ton.m 

CzO 
-e_, -

Cálculo del área de la zapata:_ 

A,= l!S =25[ain2 ] 

De está manera se tendría: 

A = B = 5 [m] 

Cálculo del largo de la zapata: 
Donde: 

Entonces: 

Por lo tanto se toma: 

e= 12 • 5 =0.l[m] 
125 
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SOLUClON: 

125 Ton 

~ 12.5Ton.m 

CzD 
C1 

A 

Cálculo del área de la zapata: 

Az= 
1 ~ 5 =25[cm2 ] 

De está manera se tendría: 

A = B = 5 [m] 

Cálculo del largo de la zapata: 
Donde: 

Entonces: 

e=~=O.l(m] 
125 

A=O. l+~ 0.12 + 
1 ~ 5 =5. l[m] =510(cm) 

Por lo tanto se toma: 
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A = B = 510 [ cni] 

Ahora, proponiendo un peralte: 

d = 30 [cm) 

Cálculo del momento por nexión: 

Mu.,,,=i (500-100) 2510(0.5) =5358185(Kg·cm) 

Y el área de acero por flexión: 

5358185 ·· ' ·• · 2 ·e 
As,= .85(4200) (30J=S0,03(cm l 

El porcentaje de acero: 

Entonces: 

q=0.0035 42ºº =0.10 
0.8(0.85) (200) 

Cálculo del momento resistente: 

MR=0.9(50.03) (4200) (30) (l-0.5(0.l))=538973l.9[Kg·cm) 

Y como: 

El peralte propuesto se acepta por flexión. 

Verlflcaclón de In tr:msmlsión del momento de In columna u In zapata: 

El esfuerzo de la sección critica: 
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Entonces: 

Es decir, es esfuerzo se calcula: 

v = 116550 =7. 47 [Kg/cm2 ¡ 
u - [ (100+30) (2) + (100+30) (2) l (30) - -- - - . 

Cálculo del esfuerzo admisible: 

v=o.aJo.8(20) =l0.12[Kg/cm2 J 

Como: 

V > Vu 

De tal manera que se acepta el peralte propuesto por penetración. 

Cálculo del cortante en el límite de la sección crítica: 

V u= [ 5~0 -( l~O +JO)] 100 (O. 5) =8750 [Kg] 

Como: 

p < O.Ol 

Cálculo del cortante admisible: 

vcR=o.0(100¡ (Jo¡ ¡o.2+po¡ co.ooJ) ¡.¡í60~a-ao3.18(.Kq1 

Y como: 

Finalmente, se acepta el peralte propuesto. 
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Revisando el peralte por cortante: 

d= 0.5(510-100) (0.5) • 29 • 07 ¡cm) 

co.2+ (3o) (0.0033¡ J o.eJiGo) +o.5 · 

Por lo tanto: 

d=29.07[cm) "' d=30(cm) 

Entonces se acepta d = 30 [cm] de tal manera que queda diseñada la zapata por 
flexión. 

Revisión del acero de refuerzo: 

El área debida al momcntn flexinn~ntc: 

A
51

=50.03[cm2 ] 

Y el área debida al momento resistente: 

A8 =0. 0033 (510) ( 30) ,¡,50. 4~ ¡cin2 ¡ 

El área de acero mínimo: 

El área de acero balanceado: 

A =~ 4 eoo (510) cJO) =174.86[cm2 J 
s, 4200 GOOO •4200 . · . · 

Y el área del acero máximo: 

As ... ~o. 75 (l 74. 86) =l3l.145[cm2 ¡ 

Como: 
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Por lo tanto, la zapata queda diseñada y revisada de concreto reforzado; en donde 
el acero sólo es a tensión. 

Donde: 
A = n = 510 [cm¡ 

d = 30 [cm¡ 
Recbr. = 5 [cm¡ 

h 35 [cm] 
A, = 50.49 [cm'I = 10 # 8 

510 

125Ton 

~12.5Tonm 

As= 10 #6 

cm 

510 
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El Reglamento señala que para zapatas de peralte mayores de 15 (cm], el refüerzo 
se colocará en dos capas próximas a las caras del elemento. " 

Y además se tiene que considerar una cuantía de acero de refuerzo debidÓ a los 
cambios volumétricos que pueda sufrir el elemento. 
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CAPITULO V 

INTRODUCCION 

Con el objeto de definir la resistencia de un elemento de concreto o de acero, sujeto 
a la acción combinada de carga de carga axial de compresión y momento flexionante, 
flexocompresión, considerándose sólo para elementos cortos, en los que los efectos de 
esbeltez pueden despreciarse. se supondrán conocidas la geometría del elemento, incluyendo 
la cantidad y distribución del acero de refuerzo, definida por una cierta resistencia nominal, 
re, y la calidad del acero, definida por su esfuerzo de fluencia, r,. 

Se puede afirmar que la carga axial de compresión P, y el maneto flexionante, M, 
guardan una relación que se podría definir como la excentricidad, e, de la carga. 

En la figura l·n se muestra la sección transversal de un elemento bajo la acción de 
P y M, y en la figura l·h, se muestra un sistema equivalente en el que la excentricidad vale; 

e-!:! p 

e= M/P p 

(al (b) 

E 1 amento sujeto o flexcompresio'n 

Figura l. 

Cuando en una estructura, P y M varían en la misma proporción en una sección 
transversal dada, la excentricidad, e, permanece constante. Bajo estas condiciones, para una 
excentricidad constante, e, si se hace variar P en forma progresiva, uniforme y sin impacto, 
partiendo desde P = O, el valor de M varía en proporción directa a la variación de P, o sea: 

M=P e (1) 
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Esta igualdad representa la ecuación de una recta en la que M es función de P, y e 
es la pendiente de esa recta. En la figura 2 se muestra la gráfica de la ecuación (1) para 
algunos valores de e: 

M 

Mo' 

' 
M3 ' 

M2 

M, A 

' 
P3 P2 P1 Po 

Principios de diagrama de Interacción 

Figura 2. 

Donde: 
A= { P,, M1 ) 

B = ( P,, M,) 
C = ( P,, M,) 

p 

En la figura se obseiva que límite de cada recta lo representa la resistencia del 
material, es decir, cuando se presenta la falla del material. 

Análogamente, se podría escoger una serie indefinida de excentricidades, para las 
cuales se obtendrían diferentes combinaciones de P y M, desde 11na cxcentriddad e "' !len 
Ja que la resistencia está dada sólamente por Ja carga axial P., hasta una excentricidad tan 
grande que se requeriría un valor muy pequeño de P para llegar a la resistencia por flexión 
expresada por M 0 en el eje de las ordenadas. La unión de los puntos A, n, C definen a la 
línea R de la figura 2 como la resistencia del material, para un número infinito de 
combinaciones de P y M, a la que se denominará diagrama de Interacción. 

Por lo tanto se concluye que un elemento puede alcanzar su resistencia bajo 
innumerables combinaciones de carga axial y momento flexionante. Estas combinaciones 
varían desde una carga axial máxima de tensión o compresión y un momento nulo, hasta un 

.momento en combinación con una carga axial nula. 
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Se podría definir entonces al Diagrama de interacción como el lugar geométrico de 
las combinaciones de carga axial y momento flexionante con las que un elemento puede 
alcanzar un estado de esfuerzos determinado, que generalmente es su resistencia última. 
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FLEXOTENSION Y FLEXOCOMPRESION EN EL INTERVALO ELASTICO 

Diagrama de interacción 

Considerando un material de comportamiento elasto-plástico como el mostrado en 
la figura J, en la que se observa que tiene el mismo comportamiento a compresión y a 
tensión. 

compresión 

-Ey E 
Ey 

tensión 

Diagramo esfuerzo - deformación de un material plosto-plóstico 

Figuro 3. 

Para determinar el diagrama de interacción de la sección rectangular dela figura 4-u 
en el interválo elástico, estableciendo de que el esfuerzo máximo producido no exceda el 
limite de proporcionalidad que en este caso es el esfuerzo de fluencia r,. figura 4-d. 

Sección rectanoular eujlta a compresión axial y flexión 

Figura. 4. 

Para una sección rectangular sujeta a compresión axial y flexión en un sólo plano, el 
esfuerio máximo se obtiene apartir de la fórmula de la escuadría, es decir: 
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Donde: 
A = Arca de la sección transversal. 
S = Módulo de la sección transversal en el plano de flexión. 

Si sólamentc actuara Ja carga axial P, el esfuerzo máximo si: obtiene haciendo M=.O 
en la expresión (2), o sea: · · · · · 

Pero como: 

Despejando P tenem.os; 

Y al valor de P sera P,. parser la carga axial que produce el esfuerzo de fluencia, 
entonces: ' 

Py=fy A (3) 

Si sólamentc actuará el momento flexionante M, el esfuerzo máximo se obtiene de 
la expresión (2) haciendo P = O: 

Análogamente, si: 

Y: 

f _M 
m4x-s 

M=fy s 

A este valor de M le llamaremos M, por ser el momento que produce un esfuerzo 
máximo igual al de fluencia: 
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Si se divide ambos miembros de la expresión (2) entre r, =rm.., se tiene: 

1 = ____!'._ + ___!!_ 
fy A f 8 S 

Llevando esta expresión las igualdes (3) y (4), y ordenando los términos,se olietiene: 

_!'._ +!!..=1 (5) 
Py My 

La expresión anterior es la ecuación de una recta que representa el diagrama de 
interacción para esfuerzos máximos de compresión en la fibra de la sección mas alejada del 
eje neutro. Figura 5-a, 5-b. 

El diagrama de interacción para efectos de flexotensión, se obtiene en forma análoga 
e invirtiendo el signo de P a .p desde la expresión (2), lo que conduce a una ecuación 
similar: 

-.!'..+!!..=1 (6) 
Py My 

La ecuación (6) representa, en el plano de ejes (M,P) en la figura 5-b, 5-a, el 
diagrama de interacción para esfuerzos máximos de tensión que no exceden r,. en la fibra 
de la sección más alejada del eje neutro. 

+Py 

Compresión 

~--=o---~~--;~M-,~~---M 

Tentlón 
-Py 

(o) 

+I 

-1 

P/p.¡ 

Flexocompreslón 

o l. 

(b l 

Diai;¡roma de interoccion en el rango elástico 

1'19ura 5. 
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FLEXOTENSION Y FLEXOCOMPRESION EN EL INTERVALO INELASTICO 

Diagrama de interacción 

Considerese una sección rectangular de un material elastt ·plastico, sujeto a P = O 
y a M diferente de O, de tal modo que la sección está totalmente plastificada como se 
observa en la figura 6. 

fy 

htr-: M' M(~---C 1/2 
· · · T h/2 

' ~ 
b 

i--..¡ 
fy 

Sección rectangular, sujeta sólo o flei:ión. 

Figuro. 6. 

Por equilibrio de fuerzas horizontales, se tiene: 

C=Tb2hfy 

Y por equilibrio de momentos respecto al eje principal de la sección; 

h h 
M=C2: =T2: 

Sustituyendo el valor de T o C: 

¡.¡ _bh2r 
--4- y 

Este valor de M es el que sin actuar P, origina la plastificación de la sección, por lo 
que se denominara M,: 

MP- bh2f 
--4- y 
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La relación que éxistc entre este valor M• y el momento M, para el cual inicia la 
fluencia del material en la fibra más alejada del eje neutro, se obtiene diviendo la ecuación 
(7) miembro a miembro entre la ecuación (~). 

Reduciendo términos: 

Mp_bh 2
fy 

My - 4f y S 

Y el valor del módulo de la sección rectangular es; 

bh 2 
S=-¡¡ 

Por lo tanto; 

De donde: 

La expresión (8) significa que el momento flcxionantc que produce la plastificaci6n 
total de la sección vale una vez y media el momento para el cual se inicia la fluencia de la 
sección. 

Ahora considerando una sección rectangular sujeta a flexocompresión de tal modo 
que la sección se encuentre completamente plastificada. 

,W c:-i;t-J I::: 
b fy 

Sección rectanoular plastificada, sujeta a flexocompresión. 
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Del diagrama de esfuerzos por equilibrio de Fuerzas horizontales: 

_P_=C--T 

En donde: 

Por lo tanto: 

- oeaóni:le: 

C=(a+2m)bf~ 

_:P=(a+2mJhf/~ abfj 

- p 
m= 2bfy- (9) 

_y por equilibrio de momentos: 

M=C(h-a) =T(h-a) 

Entonces: 

M=a b .t'y(h-a) (10) 

Tomando en cuenta que: 

Y sustiruycndo en (iOJ: 

Reduciendo términos: 

a=!!-m 
2 

h - h 
M=C 2 -mJbfy[h-C 2 -mJ] 
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bf n 2 
M=-r-· -bf yn2 

Multiplicando y diviendo por 6 el primer término del segundo miembro se tiene: 

Y.como: 

Entonces: 

Pór la expresión ( 4): 

- 6bfyh2 ~b 2 
M- (6) (4) fyn 

bh2 
S=-6-

Sustituyendo en esta ecuación el valor de m: 

3 bf yl'2 
M=2MY- 4b2f2 

y 

Diviendo ahora cada miembro entre M.: 
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Simplificando: 

·. H -i- 4p2 

2m - 4b2 . .t2
" 2 .. 2 y .· y-· 

H . 'p2 • 
--=l---2H. .t~J!. 2 
2· y .Y"· 

Teniendo en cuen'ta l} exprcfs:i~n: ·• 

.. <é ''ffP~=fyA 

· Orden~ido:5 .• \ .2.f · :±{ · '' 

La igualdad (12) es la ecuación del diagrama de interacción de Ja sección supuesta; 
la parte del diagrama en el primer cuadrante corresponde a puntos de flcxocompresión, los 
del cuarto cuadrante son de flexotensión. 

p P/Py 

+Py +l 
Compresión Fle xocompraslón 

o 3/l My M 

Tvnoión - l Flexolenslón 

Diagrama de Interacción de una sección roctangular totalmente plastlficada. 

Agura 8. 
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FLEXOCOMPRESION EN ELEMENTOS CORTOS DE CONCRETO REFORZADO 

En está sección se presentan los procedimiento' para determinar la resistencia de 
elementos cortos de concreto reforzado sujetos a flexocompresión, en los que no se tiene 
problemas de esbeltez. Para tal efecto se dan de apoyo las hipótesis que marca el 
Reglamento de construcciones para el Distrito Federal que a continuación se describen: 

HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE RESISTENCIAS DE DISEÑO 

A) La distribución de deformaciones unitarias longitudinales en la sección transversal 
de un elemento es plana. 

B) Existe adherencia entre el concreto y el acero de tal manera que la deformación 
unitaria del acero es igual a la del concreto adyacente. 

C) El concreto concreto no resiste esfuerzos de tensión. 

D) La deformación unitaria del concreto en compresión cuando se alcanza la resistencia 
de la st:edún es 0.003. 

E) La distnbución de esfuerzos de compresión en el concreto cuando se alcanza la re 
sistencia es niforme, re, en una zona cuya profundidad es 0.8 veces la del eje 
neutro, definido éste de acuerdo con las hipótesis anteriores. El esfuerzo r•c se 
tomará: 

f 11 c=O.B5f"c si f' :s 250[Kg/cm 2] 

f"c=(l.05- f'c )f'c si f'c > 250[Kg/cm2] 
1250 

En donde: 

f'c=o.af1c 

F) El diagrama esfucrzo·deformación unitaria del acero de refuerzo ordinario, sea o no 
torcido en frío, puede idealizarse como se muestra en la figura 9, en la que E, es el 
módulo de elasticidad del acero. 
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fy 

Es= fylEy 

Ey =0.002 

Diagramo esfuerzo deformaclon unitario 

Figura 9. 

Para determinar la resistencia de diseño, P., M., el mismo Reglamento especifica que 
la resistencia directa obtenida con estas hipótesis, deberá reducirse aplicando un "factor de 
reducción de resistencia'', F •· Los elementos mecánicos últimos, P,,. M, .. que resultan de 
multiplicar los elementos mecánicos obtenidos de un análisis estructural por su 
correspondiente factor de carga, no deben exceder los valores de las resistencias de diseño, 
es decir: 

y 

En flexocompresión, el factor de reducción, F.: 

Se tomará igual a 0.85, cuando el elemento falle a tensión. 

Se tomará igual a 0.75, cuando el elemento falle a compresión. 
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DIMENSIONAMIENTO Y REVISION DE ELEMENTOS CORTOS DE CONCRETO 
REFORZADO SUJETOS A FLEXOCOMPRESION 

Diagramas ele interacción. 

Para conocer la resistencia de una sección cualquiera, hajo la acción combinada de 
carga axial P y momento flexionante M, uno de los métodos más prácticos es el uso de 
diagramas de interacción en condiciones de resistencia, cuyo principal empleo es cuando la 
sección se ve sujeta a diferentes condiciones de carga, es decir, diferentes combinaciones de 
PyM. 

La determinación del diagrama de interacción de una sección cualquiera es muy útil: 
sin embargo, ese diagrama sólo sería aplicable a esa sección en particular y cualquier 
variación en dimensiones o refuerzo obligarían a trazar otro diagrama de interacción. Para 
aliviar estos inconvenientes, el Instituto de Ingeniería de la Universidad Nacional Autónoma 
de México, ha elaborado unas gráficas para diseñar columna> cona' de concreto reforzado 
para las familias de secciones más usuales, tales como las rectangulares y las circulares. En 
dichas gráficas se manejan valores variables de dimensiones, refuerzo, excentricidad de la 
carga, resistencia de concreto y esfuerzo de fluencia del acero. 

Un diagrma típico para una sección rectangular con acero de refuerzo uniformemente 
distribufdo en las cuatro caras opuestas y sujeta a flcxocompresión simple. Se presentan 
términos de R y K que son parámetros adimensionalcs que están en función del momento 
flexionan te último, M., y de la carga axial última, P •• respectivamente. Para el caso descrito 
R y K se evalúan con las siguientes expresiones: 

Donde: 

R- Mu 
- FRbh 2fl/ e 

K- Pu 
- F¡¡bhfll e 

FR = Factor de reducción de resistencia. 
b = Dimensión perpendicular 111 pla11u <lll la flexión. 
h = Dimensión paralela al plano de la flexión. 

La excentricidad, e, de la carga respecto al eje central de la sección se mide siempre 
paralela a la dimensión h; y q es un parámetro adimensional que está en función del área 
de acero: 
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'f .e 
q=p-df-: 

f e 

Donde p es el porcentaje de acero de refuerzo respecto ª.'.'área de la sección 
transversal de la columna: 

Siendo A. el área de acero de refuerzo. 

En el diseño por ílexocomprcsión mediante estas gráficas, se debe seguir el 
procedimiento de diseño por resistencia última o de diseño plástico; de manera que, para 
obtener los elementos mecánicos últimos M., P. que intervienen en el uso de las gráficas, 
los elementos mecánicos ohtenidos del análisis bajo cargas de servicio deben mul!iplicarsc 
por los factores de carga correspondientes. Conocidos M. y P., la determinación del área 
<le acc::ru <.k rcfucr¿u1 A,. ~e hace cukuhmdu lu~ parámetros R, K o c¡ñ y mediante la gráfica 
se obtiene q, valor del cual se puede despejar A,. 

En el caso de rc,isión de una sección de concreto reforzado, que se presenta cuando 
se conocen las dimensiones de la sección, el área de acero de refuerzo y la resistencia a 
compresión del concreto, se pretende determinar el momento ílcxionantc resistente, M •. y 
la carga axial resistente, r •. para na relación e = M. i r. conocida. El proceso consiste en 
calcular q y e/<¡. L> intersección de estas dos curvas define los valores de R y K sobre los 
ejes de las abscisas y de las ordenadas, respectivamente; entonces se despejan los valores de 
M, y P. que en este caso son los elementos mecánicos últimos que la sección es capaz de 
resistir y los cuales serán M. y P., respectivamente. 

A continuación se presenta el uso de los diagramas de interacción, en donde se pide 
determinar la carga axial resistente y el momento ílcxionantc resistente de la sección de 
concreto reforzado que se muestra: 

Datos: 
Concreto: 

r•c = 200 [Kg/cm'J 
Acero: 

r, 4000 [Kg/cm'J 
A. 10#8 
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Pe 
• - - --T 

51r.·: _: ~ L_ J· 
20 : 

J 
.1. 

5 1 

I· 35 

Figura 10. 

SOLUCION: 

Cálculo de los parámetros de resistencia: 

f'c=O.Bf1c=0.8(200)=160(kg/ém2 ] 

Como: 

f'c < 250 [Kg/éin2] 

Por tratarse de un caso de revisión se calculan los parámetros q y e/h: 

El área de acero: 

A8 =10(5.07)50.7[cm2] 

Entonces el porcentaje de acero de refuerzo, p: 

Donde: 
b = 35 [cm] 
h =SO [cm] 

As 
p=b1i 
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El parámetro q: 

Sustituyendo: 

Y la relación e/h: 

p=~=0.02897 
35(50) 

q~p fy 

777: 

' 4000 
q=O, 02897 lJG =0. 852 

Para determinar que gráfica usar se requiere la relación d/h, en Ja que d es la 
distanci,a entre las variJlas a tensión y h la fibra a compresión más alejada del eje principal, 
así: 

De gráficas (APENDICE) se obtiene en Ja intersección de las líneas e/h y q 
calculadas, los siguientes valores de K y R: 

K=O. 76 y R=0.38 

Obsérvese en la misma figura que el punto defindo por: 
K = 0.76 y R= 0.38 cae en la zona de falla por compresión, por lo que Fa = 0.75. 

Despejando se obtienen M, y P, respectivamente, a los cuales, por tratarse de un caso 
de revisión se llamarán M• y r.; así que: 

El momento flexionante resistente: 

MR=RFRbh2 f 11 a 

Sustituyendo: 
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HR=(O. 38) (O. 75) (35) (502 ) (136) =33. 915><105 [Kg· m] =33. 915 [Ton· m] 

Y la carga axial resistente: 

PR=KFR~hf11 c 
.... 

Sustituyendo: 

PR=0.76(0.75) (35) (50) (136)=135:6'~xicis¡kg·c~)=136.66[TonJ 
. . . .. '::·~· .. ·;:.<".·.;·. ', ~·~~.·· .. · .-- _-. 

Y por último verificando que la relación M0 / P0 sea;gu~I ~ Íaexcentricidad.~Üe se 
dió como dato: - -

e= HR =~=0.25[m]=25(cm] 
PR 135.66 

Por lo tanto el momento flexionante resistente de la sección es: 

MR=33.915(Ton·m] 

Y la carga axial resistente: 
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FLEXOCOMPRESION BIAXIAL 

En el caso de ílexocomprcsión hiaxial, el diagrama de interacción resulta ser una 
superficie de falla de tres dimensiones, la cual se puede reducir a un problema de dos 
dimensiones haciendo cortes verticales a la superficie original. Figura 11. Cada corte 
correponde a una relación fija entre los momentos adimensionales en las dos direcciones, 
R, IR,. 

b 
Superficie de folla en tres dimensiones. 

Figuro 11. 

El Instituto de Ingeniería de la U N A M ha elaborado gráficas para valores de -
R, / R, = 0.5 y de R, / R, = 1.0, además si se toma en cuenta que el caso de 
ílexocompresión en una dirección corresponde a R, I R,. = O, se tiene tres cortes verticales 
a la superficie de falla, con lo que se puede cubrir, con una aproximación aceptable, todos 
los casos mediante interpolación lineal. 

Se obtiene: 
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Considerando una sección rectangular cualquiera de concreto reforzado sujeta a 
ílexocomprcsión axial: 

Pu 

o 9 o 
1 ey 
1 

h - -o- -:--o- X 

' ' 1 

o o o 
1 

d ·I 
b 1 

Flocro 12 . 

De donde se obtiene: 

Mu,=-Pu ex 

Además: 

(A) 

(B) 
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Como se debe cumplir que: 

Entonces, R, está asociado al menor de ambos momentos adimensionalcs, siendo el 
plano de este momento perpendicular al eje Y. el diagrama de interacción para 
ílcxocompresión biaxial se selecciona con la relación d/b, donde b es la dimensióon de la 
columna en la dirección de e., y d es el peralte efectivo en la dirección de b; usualmente, 
en la práctica, b es el lado menor de la sección, sin embargo, puede ocurrir que b no 
coincida con el lado menor, basta que con la posición supuesta de los ejes X y Y se cumpla 
lo siguiente: 

Esto se demuestra si se divide la ecuación A entre B: 

R M F bh2t 11 c 
x_ u, R .si.o 

Ry - M F b 2htll e u, R 

Pero: 

Entonces: 

Finalmente: 

Se realizará a continuación un elemplo sencillo, en el cual se pide que se calcule 
mediante el uso de diagramas de interacción para secciones sujetas a ílexocompreslón 
biaxial, la carga última que puede resistir la siguiente sección rectangular de concreto 
reforzado: 
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Datos: 
Concreto: 

re= 250 [Kg/cm'] 
Acero: 

r, = 4000 [Kgfcm'J 

Son 12 varillas del # 8, A, = 12 (5.07) = 60.84 [cm') 
Excentricidad en el eje X, e, = 12 [cm] 
Excentricidad en el eje Y, e, = 32 [cm] 

y 
ex Pu 

{~ 
' ey 

5 }; 

•• 1 • • 

1 

i 
.+--- X 

. . . . 
cm 

Is! '61 
,~ 

30 
Figura 13. 

SOLUCION: 

Cálculo de las constantes: 

.t'c=0.8.t1c=0.8(250)=200 < 280[Kg/cm2 ] 

.t11c=O.85.t'c=O. 85 (200) =l70[Kg/cm2] 

De la sección se conocen: 

b=JO[cm] 

d=24[cm] 

h=SO[cm] 
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Haciendo: 

y la cuantía de acero: - - - ' 

A.t 
.·q:o~ 
- - -· bhf e 

" ,¡{"~;~~,~~~,ºt,,,., 
·~:).:t. :·, .: . ,_.,, 

.. _,. 
• .. d. 

Aplicando la relación R, fR,: 

Como: 

R"= ex/D =~=0.625 
Ry e;J1i O. 64 

0.625 < 1.0 si se cumple 

Emplenado las gráficas para acero uniforme con: 
f,. < 4200 !Kgicm'l 

Para: 
d/b = 0.8 

Y con: 
RJR,. = 0.625 
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Se obtiene K para RJR, = 0.5 y para RJR, = 1.0. y posteriormente se inter¡iola. 

K ~=0.95 K 

e /h =0.64 

K=0.32 

Ry 

Falla por compresidn Falla por compresión 

Agura 14 . 

Interpolando para RJR, = 0.625: 

K=0.25+x 

K 

0.32 0.302 

---- 0.25. 

' ' ' R x/Ry 
05 0.625 1.0 

lnterpolaclón 
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De lafigura; se obtiene: 

Despejando x: 

Sustituyendo: 

0.32-0.25 X 
1.0-05 = 1.0-.0.625 

X:_ (0.32-0.25)(1.0-0.625) 
(1.0-0.5) . 

x- (0.07)(0.375) =0.052 
0.5 

K =0.25 +0.052=0.302 

Por lo tanto, la carga última que puede resistir la sección es: 

P, =KF ,Phf'c 

P. =(0.302)(0. 75)(30)(50)(170) =57 758[Kg) 

P. = 57.76[Ton] 
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DIMENSIONAMIENTO DE MUROS DE RETENCION 

Características Generales 

Los muros como ya se ha mcncinado, son elementos estructurales más empleados en 
las construcciones por el hombre. Las solicitaciones a que se ven sometidos con mayor 
frecuencia son: 

n) A cargas verticales que son producidas, en general, por cargas gravitacionalcs 
transmitidas al muro a través de sistemas de piso o de techo, además de las debidas asu peso 
propio. 

b) A cargas horizontales, fuerza cortante, que son producidas por cargas laterales 
debidas a empuje de tierras o líquidos, empuje de viento, o efectos de sismo. 

e) Y a flexiones. 

En los muros de retención la flexión prnrlucida por cargas laterales debe ser 
absorbida por el muro flexionado alrededor de su eje de menor momento de inercia, lo que 
en ocasiones obliga a reforzarlo. 

Dependiendo del tipo y la intensidad de las cargas a que estarán sometidos podrá 
seleccionarse el material para fabricar los muros, los refuerzos que deben usarse y la forma 
en que deben apoyarse para que sean capaces de resistir dichas cargas. 

Los materiales empicados comúnmente son: 

l. Piedras naturales, juntcadas con mortero. 
II. Piedras artificiales, como bloques de concreto, juntcados con mortero. 

UI. Concreto simple o reforzado, colado en sitio o prefabricado. 

Los elementos de retención son muros diseñados con el propósito de mantener una 
diferencia de niveles de un sucio a ambos lados del muro. Debido a las condiciones a que 
están sometidos dichos elementos, se generarán fuerzas actuantes que se deberán cuantificar. 
Una de l:is fuerzas de m~yor importancia es la que ocasiona el nivel más alto del terreno 
sobre el muro; dicha fuerza se denomina Empuje Lateral del Suelo, que en está sección no 
se verá la determinación de éste, ya que le corresponde a las asignaturas del área de 
Mecánica de Sucios hacerlo. 

Con el objeto de visualizar con mayor claridad en número, la dirección y sentido de 
las fuerzas actuantes más importantes que actúan sobre los muros de retención, conviene 
mostrarllis en un diagrama de cuerpo libre: 
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Donde: 

Base 

Fuerzas actuantes y resistentes en un rroro de retención. 

Wm = Peso propio del muro. 
EH, = Fuerza horizontal del relleno contra el respaldo del muro. 
EH, = Fuerza horizontal del terreno contra el frcnlc del muro. 

N = Reacción normal del terreno. 
WR Peso del relleno que se encuentra sobre el respaldo del muro. 

FR = Fuerza de fricción, generada entre la base y el muro al oponerse éste 
al deslizamiento. 

Cabe mencionar que las fuerzas anteriores sólo son las más importantes que 
intervienen en el diseiio del muro, existen otras que en su importancia depende casi 
exclusivamente de las condiciones del lugar donde se desplante el muro, tales como: las 
sobrecargas actuantes del relleno, fuerzas de filtración y otra~ debidas al agua, 
sobreprcsiones ocasionadas por el agua, vibración, impacto de fuerzas, temblores, acción de 
las heladas, expansiones por cambio de temperatura y humedad del terrreno, etc. 

Las fuerzas horizontales del terreno sobre el respaldo y sobre el frente del muro 
dependen del tipo del sucio. Por lo tanto es necesario valuar las fuerza~ que ocasiona el 
terreno sobre los elementos de soporte. Y existen varios métodos para determinar el empuje 
de tierras, como son: 

e) Teorfa de Rankine 
b) Teoría de Coulomb 
e) Método de Culmann 
d) Método Semiempírico de Tcrzaghi 

La descripción de los métodos es realizado en, como ya se dijó, en asignaturas de 
Mecánica de Sucios. 
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ANALISIS DE ESTABILIDAD DE UN MURO DE RETENCION 

Con el objeto de poder garantizar la estabilidad de un elemento de retención, debe 
efectuarse la revisión para las siguientes condiciones: 

l. Revisión por volteo 
Haciendo un diagrama de cuerpo libre que involucre la reacción de suelo que 

descansa sobre el respaldo del muro que se encuentra limitada por la vertical que para por 
el pie del mismo elemento de retención. 

o 

" 1 w:s 
~\~EA 

1 
1 
1 

Esquema simplificado de las fuerzas que intervienen en el 
anállsla por vollf!O de un muro de retención 

Donde: 
E, = Empuje del terreno. 

w. = Peso propio del muro. 
W, = Peso de la porción del relleno. 
N = Fuerza normal. 

F• = Fuerza de fricción. 

Considerando que el muro gira alrededor de un eje que pasa por el punto O. En 
estas condiciones Ja base del muro se levantará sobre un plano horizontal, teniendo como 
punto de apoyo exclusivamente el punto O; en este caso Ja reacción normal N se desplazará 
hacia este punto. En está condición el muro se encontrará en una situación de equilibrio 
inestable; para que esto ocurra, debemos buscar en el momento resistente, M., ""ª ma)or 
que el momento actuante, M., por locual se define el factor de seguridad F.S como el 
coeficiente entre el momento resistente y el momento actuante: 
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Igualdad que debe cumplirse en un muro de retención. 

Nota: 
El momento resistente es la suma de los momentos ocasionados por las fuerzas 
que impiden el volteo del muro. 

El momento actuante es la suma de los momentos ocasionados por las fuerzas 
cuyas acciones tienden a provocar el volteo del muro. 

2. Revisión por deslizamiento 
La fuerza de empuje que ocasiona el relleno tiende a deslizar el muro sobre la 

superficie del terreno; la oposición al deslizamiento del muro es ocasionada por la rugosidad 
existente entre la superficie del •uclu y la base del muro. 

Para lograr la estabilidad del muro en cuanto a un posible deslizamiento se deberá 
provocar que las fuerzas resistentes, Fn sean mayores que las actuantes, F •. Se define el 
factor de seguridad F.S como la reacción existente entre la fuerza resistente y la fuerza 
actuante. 

Por lo tanto, la condición para garantizar el equilibrio del muro es: 

Fr=F.S x Fa 

3. Revisión de los esfuerzos Internos 
Las fuerzas mencionadas anteriormente ocasionan esfuerzos sobre el elemento de 

retención, es condición necesaria que los esfuerzos provocados sean siempre de compresión 
debido a que el muro no está diseñado para resistir esfuerzos en tensión y, además, no existe 
adherencia cnhc lu bá5C del muío j' el terreno. Esto hecho l\C garantiza haciendo pasar la 
resultante de las fuerzas por el tercio central de la sección transversal del muro, ya que éste 
corresponde al Núcleo Central. Está revisión se debe realizar tanto en la base del muro 
como en diferentes secciones a lo largo de él. 

Nota: En la siguiente página se presenta un sección transversal y la planta de un 
muro de retención. 
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Empuje ___ 
41 

Peso propio 

Limites del 
núcleo central 

.:. Capü~ldüd de e:::-;:: del !~rn:nu 

Elevac1on 

Limite del rolcleo central 

b 

Picnic de la base 

Los esfuerzos provocados en un muro de retención no deben exceder los esfuerzos 
permisibles del terreno sobre el que se desplanta. 
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INTRODUCCION AL DIMENSIONAMIENTO DE ELEMENTOS DE CONCRETO 
PRESFORZADO 

Preesfucrzo significa la crcac1on intencional de esfuerzos permanentes en una 
estructura, con el objeto de mejorar su comportamiento y resistencia bajo diversas 
condiciones de servicio. 

El presforzado se aplica al acero o al concreto, donde su objetivo es doble: 
primero,inducir deformaciones y esfuerzos deseables en la estructura; segundo, equilibrar 
las deformaciones y esfuerzos indeseables. En el concreto prcsforzado, e 1 acero se prcalarga 
con en el fin de evitar un alargamiento excesivo bajo la carga de servicio, mientrás que el 
concreto es prccomprimido para evitar grietas bajo el esfuerzo de tensión. Así se obtiene 
una combinación ideal de los dos materiales. La utilidad básica del concreto presforzado casi 
es autoevidentc, pero su amplia explicación dependerá finalmente del desarrollo de nuevos 
métodos de diseño y ejecución, los cuales realzará finalmente su economía con relación a 
tipos de estructuras convencionales. 

Una de las mejores definiciones del concreto presforzado es la del Comité de 
Concreto Presforzado del ACI (American Concrete Intitule). 

CONCRETO PRESFORZADO 

Concreto en el cual han sido introducidos esfuerzos internos de tal magnitud y 
distribución que los esfuerzos resultantes de las cargas externas dadas se equilibran hasta 
un grado deseado. En miembros de concreto reforzado se induce, comúnmente, el 
presfuerzo dando tensión al refuerzo de acero. 

Con respecto a los elementos presforzados el Reglamento del Departamento del 
Distrito Federal en sus Normas Téc11ica:> Cumpkmcntaiia.:; de Df!;cño de Estructuras de 
Concreto Reforzado señala lo siguiente: 

En la fabricación de elementos presforzados se usará concreto clase 1, y sólo se 
permitirá el uso de tendones adheridos. 

En todo elemento de concreto presforzado deben revisarse los estados límite de falla 
y los de servicio; y también se tomerán en cuenta las concentraciones de esfuerzos debidos 
al presfuerzo. 
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Además, señala que un elemento puede ser de pre>fuerzo parcial o de prcsfuerzo 
total. 

Y para definir cada uno, se debe calcular el indice de presfuerzo: 

Donde: 

As/s 
Ip= ' 

A8/s, +A8 f y 

A,. = Arca de acero presforzado. 
A, = Arca de acero ordinario. 
r,. = Esfuerzo en el acero presforzado cuando alcanza la resistencia. 
r, = Esfuerzo de fluencia del acero ordinario. 

El presfuerzo es total si: 
1, está comprendido de 0.9 o 1.0 

El presfuerzo es parcial si: 
l, es:ú cnmprendido de 0.6 a 0.9 

A continuación se señalan en forma general la de revisión de los estados límite de 
falla y de servicio; en donde se tendrá que revisar al elemento para las diferentes 
condiciones de carga: 

REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE DE FALLA 

a) Flexión y flexcocomprcsión 
b) Fuerza cortante 
e) Pandeo debido al prcsfucrzo 

R¡,;ViSiON n::;: LOS ESTAnos LIMITES DE SERVICIO 

Para elementos con prefucrzo total: 

o) Esfuerzos permisibles en el concreto 
b) Esfuerzos permisibles en el acero de prcsfuerzo 
e) Deflexiones 
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Para elementos de presfucrzo parcial: 

o) Esfuerzos permisibles en el concreto 
b) Esfuerzos permisibles en el acero de presfuerzo 
e) Deflexiones 
d) Agrietamiento 
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CAPITULO VI 

APENDICE 



CAPITULO VI 

FACTOR DE CARGA 

El factor de carga es el valor que toma en cuenta la variabilidad de las cargas. 

En el Diseño Elástico se aplican los valores admisibles para el diseño, es decir los 
calculados en el proceso de análisis. 

Sin embargo para el Disefio Plástico se empican valores últimos de diseño; así para 
ello el ACI 318-87 señala lo siguiente: 

Para cargas permanentes y variables (Muerta y viva): 
V = 1.4 D + 1.7 L 

Para cargas permanentes y eventuales (Muerta y viva): 
V = 0.75 (1.4 D + 1.7 L + 1.7 w) 

ó también: 
V = 0.9 D + 1.3 w 

Con respecto a estos factores de carga el RDDF NTC-87, subraya: 

Permanentes y variables (Muerta y viva): 
Si no hay aglomeración: 

. F.C = 1.4 

Si hay aglomeración: 
F.C = 1.5 

Permanentes y eventuales (Muerta y viva): 
Con acciones o fuerza~ favorables a la estmctura: 

F.C = 1.1 

Ninguna acción: 
F.C = 0.9 

191 



FACTOR DE SEGURIDAD 

El factor de seguridad es la relación que existe entre la carga que causa el colapso 
y la carga de servicio. - - --

Para el Diseño Elástico: 

Permanentes: 

Concreto = 2.2 ; r, = 0.45 re 

Acero = 2.0 ; f, = O.SO f, 

Permanente y eventual: 

Concreto = 1.50 

Acero = 1.33 

Para valores últimos del ACI 318-87, se tiene: 

Flexión: 
<!> = 0.90 

Cortante y torsión: 
<ll = 0.85 

Columnas zunchadas: 
<!> = 0.75 

Columnas con estribos: 
<!> = 0.70 

Aplastamiento: 
<ll = 0.70 
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Mientrás que el RDDF NTC-87: 

Flexión: 

Cortante y Torsión: 
FR = 0.80 

Columnas zunchadas: 
FR = 0.80 

Columnas con estribos: 
FR = 0.70 

Aplastamiento: 
FR = 0.70 

Zapatas: 
Fa= 0.70 
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COLOCACION DEL ACERO DE REFU.ERZO. 

En cuanto a la colocación del acero de refuerzo se tienen las siguientes 
especificaciones: 

Por ACI 318-87: 

W-0.5 
. 

6 
Sepor. entre lechos 

HRecub. 
bn 

Colocación de las varillas en un lecho: 
b. = 2 (Recub. + c) + No. Vnrlll. ó + (No. Varlll. - 1) Separación 

Separación de varillas cara a cara: 
S>ó 

S = 2.S [cm] 

Recomienda: 
S = 1 1/3 T.M.A. 

Separación entre lechos cara a cara: 

S > 2.5 [cm] 

Recubrimientos: 

En contacto con el terreno: 
Recubrimiento = 7 [cm) 

Sujeto al intemperismo del #6 al #12: 
Recubrimiento = S [cm) 
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Sujeto al intemperismo menor del #5: 
Recubrimiento = 4 [cm] 

No expuesto al intemperismo: 

Losas y muros: 
Varillas del #12: 

Recubrimiento = 4 [cm] 

Varillas del #11 ó menos: 
Recubrimiento = 2 [cm] 

En refuerzo principal, anillos, estribos en vigas, trabes y columnas: 

Recubrimiento = 4 [cm] 

En cascarones y placas: 

Varillas> #6: 
Recubrimiento = 2 [cm] 

Varillas < #5: 
Recubrimiento = 1.5 [cm] 
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Por el RDDF NTC-87: 

111 ~ º~llTC=O.S 
~Separ. entre lechos 

HRecub. 
I• bn 

Colocación de las varillas en un lecho: 
b, = 2 (Recub. + c) + No. Vorill. c5 + (No. Vorill. - 1) Separación 

Recubrimiento normal de cara a cara: 

Recubrimiento > 1.0 

Recubrimiento > c5 

Recubrimiento para medios abrasivos ó en contacto con el terreno: 

Libre: 
Recubrimiento = 5 [cm] 

Plantilla: 
Recubrimiento = 3 [cm] 

Separación de varllas cara a cara: 

Vigas: 
s > c5 

S > 1.5 T.M.A 

Columnas: 
s > 1.S c5 

S > 1.5 T.M.A 
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TIPO FLECHA 
DE MOMENTO MAXIMA 

VIGA MAXIMO INMEDIATA 

,,...-w 
~ M .... = (wL')/8 c5.,., = (5wL')/(384EI) 

L 

pl 
6>- ! s _-!J. ... __ . ____ ..... 

M.,., := (PL,J/(48EI) 
L 

1 L/2 
1 

~ --------- Pis 
- - -J 

= (PL')/(3EI) 

L 

~ 
pi 

---- ------ Js 
I• --

[ 'I 

o 1 b 

~s. ' 
M,.., = - (w l}J/2 c5_., = (wL'J/(SEI) 

L 

~ ---- ----- --~~ M.,.,=·M c5.,., = (ML'J/(2EI) 

L 
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CONSTANTES DE CALCULO 

f' e 
{kg/cm2 l f• e f" e /f~ o.5~ ~ 0.7~ 0000/f'J 

150 120 102 10.95 5,48 12.25 8,57 97980 

200 160 136 12.65 6.32 14.14 9.90 113100 

250 200 170 14.14 7.07 15.81 11.07 126500 

300 240 204 15.49 7. 75 17 .32 12.12 

350 280 231. 3 16. 73 8.37 18.71 13.10 

400 320 254 .1 17 ,89 8.94 20.00 14.00 

Se utilizaraon las siguientes ecuaciones: 

f•c =o.a f'c 

f 11 c =o.as si f•c s 250 [Kg/cm2] 

f 11 c = (1.os-L..)f'c si f'c > 250[Kg/cm2] 
1250 

Tabla 1. INSTITUTO DE INGENIERIA DE LA UNAM 
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 
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MOME!ffOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES 
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COEFICIENTES DE MOMENTOS PARA TABLEROS 
RECTANGULARES, FRANJAS CENTRALES 

Para franjas extremas multiplíquense los coeficientes por 0.60. 
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ESTADO PLANO DE ESFUERZOS 

En una prueba de compresión triaxial al someter al espécimen de suelo a esfuerzos 
normales de compresión, cuya magnitud depende de la dirección del esfuerzo; la diferencia 
entre la magnitud de los esfuerzos en diferentes direcciones, ocasiona a su vez la generaci<\n 
de esfuerzos cortantes en planos inclinados dentro del elemento. Para valuar dichos 
esfuerzos cortantes se hace necesario determinar el estado de esfuerzos del elemento, lo cual 
se ve a continuación: 

Las ecuaciones analíticas que determinan los esfuerzos normales y cortantes 
(Esfuerzos principales), en cualquier plano son: 

(l) 

<1x-ª·· e 
T xy, == - ~sen26 -t-f xycos2 (2) 

Donde: 
a, = Esfuerzo normal, aplicado en la dirección del eje x. 
a, = Esfuerzo normal, aplicado en la dirección del eje y. 

T.,. = Esfuerzo cortante, aplicado en forma paralela en los planos x e y. 
El = Angulo que define la dirección del plano inclinado en el que se 

desea conocer el estado de esfuerzos. 
a,. = Esfuerzo normal correspondieme al plano de inclinación El. 

T.,1 = Esfuerzo cortante correspondiente al plano de inclinación El. 

Derivando la expresión ( 1, ): 

Entonces: 

Y: 

da" a -a T =-2-;-xsen28+2r xycos28=0 

sen2A _ 2T xy 
cos20 - (ax-ay) 
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Finalmente la orientación de los csfucl"Zos prinicpalcs, est'á dada: 

Al tomar la derivada de la ecuación (1), y ~lrcsdive~ía'sc'cii:ilic:~~n l~s valores de e· 
en los cuales T., es máximo o mínimo. : .~:¿:_ ~:-·.· ;; )':· ... 

El subíndice p, indica que e., define lá ori~imíi:ÍÓn;~~.l~~:;~l~~~s ~dncipd!es: 
-.e,,:~ . . .. . :'f.'.2: . ··::"',- .:· 

La ecuación (3) tiene 2 rafees: '.: .• ~.· ':Y .. i~c .·•. ':): 
~:):-' <.; .. :(· -c'-'f'."...:_ ·~:.=;. _'.::_;·, 

,~:;- ~ ~- ,~ 

.~?L·i 

A.·.· ... -.- ..•... ··· .. ··.·· ..... -.. -... ~. O( 
"' ,• . 

' -.- . ·' 

tana=tanB 

senB=-sen(B+lBOº) 

cosB=-cos(B+lBOºl 

Una de ellas define al plano donde actúa el esfuerzo normal máximo y otra al 
esfuerzo normal mínimo. 

Los valores de los esfuerzos principales pueden calcularse fácilmente al sustituir cada 
uno de los valores de e. en la expresión de esfuerzos de (1) y (2). 

De la ecuación (2): 
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,. - ·-·-

~~~26~ f xy 
R. 

Al sustituir el sen y cosen la expresión (1), se determinan la magnitd de los esfuerzos 
principales; quedando: 

Esfuerzo normal máximo: 

Esfuerzo normal minimo: 

Y se tiene que cumplir: 
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lry. 
1 

lfy 

Derivando la expresión ( 2 ) : 

dTxy a -a -a¡¡-2 = -2 2:r1 cos6 -2r xysen26 =O 

De tal manera que la orientación de los esfuerzos principales son: 

Teniendo: 

y 

20 
R 

~~...._~~~--'~~~~~~--~x 
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Entonces: 

'-a,¡-ay 

sen20= .· 2 · 
R 

cos20= Txy 
R 

Sustituyendo sen y cos en la ecuación (2), se obtiene la magnitud de los esfuerzos 
principales: , 

Esfuerzo cortante máximo: 

Esfuerzo cortante mínimo: 

Es común utilizar un método gráfico para la determinación de los esfuerzos 
principales, como es el método del arculo de Mohr y el método del gráfico del Polo Fijo. 
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CONCLUSIONES 

Es preciso señalar la importancia del planteamiento del trabajo, ya que tiene la 
facultad de presentar una recopilación de información adecuada, que permite que se asimile 
de lo elemental a lo más complejo. Esto es con la finalidad de comprender las limitaciones 
que se tienen como alumno; ya que generalmente no se tienen los antecedentes necesarios. 
Tomando en cuenta que el tema del trabajo presentado forma parte de la columna vertebral 
de la Licenciatura de Ingeniería Civil, además de uno de los primeros en dar formación al 
estudiante a cerca de los elementos estructurales constituidos por concreto reforzado. 

Debido a c;to, primeramente se presentó el análisis del comportamiento del elemento 
sujeto a una determinada solicitación para que se comprenda el fenómeno, pueda 
interpretarse y posteriormente desarrollarse, que es generalmente como se aborda cualquier 
.terna. 

Gcrn!ric~mente como alumno~ haccmn:- lo ('nntrario, ya que 5C comicn70 por c1 
desarrollo posterior se trata de comprender el fenómeno; como consecuencia se tiene el bajo 
nivel del estudiante en temas subsecuentes o de la seriación de materias que preceden o 
anteceden a está, y a otras también. 

Una de las experiencias fue tomar un doble papel, es decir ser transmisor y receptor 
al mismo tiempo, y el reto de tratar de conjuntar ambos papeles, para lograr lo mejor 
posible la transcripción del tema en desarrollo. Aunando a esto el entusiasmo para crear una 
motivación a mis compañeros. 

Por otra parte, una de las inquietudes que me motivaron fue la inexistencia de una 
actualización de los apuntes de la materia, y que en está integración se logra hasta el año 
en curso. 

Concluyendo con el propósito primordial de la realización del presente, que es Ja 
utilidad y servicio que puede llegar a tener en un próximo futuro. 
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