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CAPITULO I

INTRODUCCION



CAPITULO 1

El objeto del presente trabajo, es primeramente dar constancia a mi alma mater y mi
Facultad de ¥genieria, de mi afortunado paso como estudiante de ésta, ademés porque mi
sensibilidad como estudiante atin fuc motivada para participar cn éste, que tienc la virtud
de brindar la posibilidad de un texto actualizado a mis compaficros alumnos que en un
futuro cursarén la materia de Mecénica de Materiales II, mismo quc estaréd integrado de
temas extraordinariamente desarrollados y mancjados, con la finalidad de que cubran a la
totalidad de alumnos que recurran a cllos.

Dec tal mancra quc sc desarrella en forma clara y sencilla el esfuerzo cortante en
vigas, donde sc plantea ¢l comportamicnto de vigas sujetas a fuerza cortante y cl céiculo de
csfucrzos y deformaciones debidas a esta.

En un andlisis mds amplio, pero no menos complejo sc  desarrolla el
dimensionamicnto v revisién de vigas de conercto reforzado, tanto para secciones simple y
doblecmentc armadas como cn sceciones |y I sujetandose a las especificaciones del RDDF
NTC-87, debido a que es el Reglamento que rige.

Anal6gamente sc trata cl tema de losas de concreto reforzado, su comportamiento,
dimensionamicnto y revision; asi como cl de cimentaciones superficiales.

También sc desarrolla ¢l comportamicnto de clementos cortos sujctos a flexion y
carga axial combinadas, adem4s de una breve introduccion de los elementos presforzados.

Por ultimo, sc presentan especificaciones, graficas y tablas como apoyo de desarrollo
de los temas, agregando a csté un anélisis simplista del cstado plano de esfuerzos.

Finalmente cabe mencionar que para que el alumno rcafirme sus conocimientos
teéricos de la materia deberdn ser acentuados con una practica de laboratorio por tema,
como es recomendado por el programa dc la asignatura.



CAPITULO 1I

CORTANTE EN VIGAS



CAPITULO QI

ESFUERZO CORTANTE

La fucrza cortantc cs un clemento mecénico, que tiende a provocar fallas por
deslizamicnto y corte fundamentaimente, y la respuesta antes de la falla es, ademds de las
deformaciones, la generacién de esfuerzos cortantes que analizados cn una scccién
cualquicra cumplirin con el equilibrio.

e o)

Figura 1.

Esfuerzos coriantes.

En la figura 1-a, se mucstra una picza sobre la que actia una fuerza, y el 4rea de la
seccién transversal esforzada donde se representan los esfuerzos cortantes con pequenas
flechas, que podemos considerar son de la misma magnitud. En la figura 1-b sc asume que
ia tendcncia de falla necesaria corresponderd a un deslizamiento tal como se ilustra, y que,
su resistencia s6lo obedecid a los esfuerzos cortantes que se ven on g figura 1-a.

En la préctica, analizar los esfucrzos de estd mancra es realmente sencillo, por la
suposicién dc que estos son iguales sin perder de vista que la configuracién del diagrama
de esfucrzos no corresponde rigurosamente a esfuerzos cortantes constantes. Por o anterior,
la forma de racionalizar los esfuerzos cortantes para este tipo de casos, serd apoydndose
en la ecuacidn siguicnte:
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Dondec:
T = Esfuerzo cortante [Kgfcm?)
V = Fuerza cortante aplicada al centroide del 4rea [Kg)
A = Area dc la scecién [cm?)

E! resultado obtenido, es un csfuerzo cortante promedio 6 también Hamado esfuerzo
cortante dirccto. i

Veamos la aplicacién de la expresion en un cjemplo sencillo, donde se presenta un
deialle de unidn de placas tipico dc cstructuras de acero, donde se dimensionard un perno
sujeto a esfuerzo cortante directo.

La fucrza P sc transmitc de la placa dc la derccha a las de la izquicrda a través de un
perno. La placa de la derecha cjercerd una accién cortante sobre cl perno en sceciones a
los Tados de Ta placa.
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| . i — — P

2 =4 T 1 !

~=

vy

@ d

t
Unidn de placas.
Figura 2
Datos:

P = 6000 {Kg]

T ="700 [Kg/em?}

Se trata de determinar el didmetro del perno requerido para que no exceda cl esfuerzo
cortante directo permisible.



SOLUCION:

-— P2
P———s———: ® -t

- P/2
Esfuerzos .
Perno
R

) Diagrama de cuerpo libre.
Figura-3 .

P = Accién sobre ¢l perno.
V = P/2 Esfucrzos cortantes dircctos resultantes.

Sabiendo que:

Vv
"z
Despcjando el drca:
a=¥Y
T
_3000_, .
Jll—W 4.3[cm)
Pero el édrea esta dada como:
=Mg2
A 4d



Despejando el didmetro:

d=| 83"
. kg

g- | £4)(4:3)
R L

El difmetro del perno es d= 2.3 [cm] para que el csfucrzo cortante dnrccto no
exceda 700 [Kg/em?).

Como sc ha visto esuna forma, scncﬂla y directa de analizar el csfucrzo cortantc



ESFUERZO CORTANTE EN VIGAS

Las vigas son clcmentos cstructurales cuya funcidn primordial es resistic cargas
perpendiculares a su ¢je longitudinal, gencralmente. Los clementos mecénicos més
importantcs que producen cstas cargas son momento flexionante y fucrzas cortantes, las
vigas también pueden cstar sometidas a momentos torsionantes y fucrzas normates.

Las vigas s¢ usan para soportar entre otras solicitaciones losas de entrepisos, azoteas,
otras vigas, ctc. Las cargas sc transmitcn 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 sca cn pucnics, cimentaciones, ctc.

Cuando se sometc una viga a determinadas cargas, excepeionalmente nos encontramos
sélo con momento flexionante. Lo que sucede comdnmente es que las solicitaciones generen
tanto momento flexionante como fuerza cortante.

Se ha cstablecido que ¢l momento flexionante en una seccién, es igual a los esfuerzos
normales integrados cn clia, actuando através de un brazo de palanca, que cominmente cs
denominado par interno. Por otro lado la suma de los esfuerzos cortantes serédn iguales a
la fuerza cortante que actdan cn la scccion,

Para respaldar lo anterior, sc presenta la forma de distribucion de esfucrzos cortantes
en una viga de seccidn transversal rectangular que tienc un ancho b y una alura h.
Supongamos que los esfuerzos cortantes actian paralelamente a la fuerza cortante .
Supongamos también que la distribucién de los esfuerzos es uniforme a lo ancho de la
viga. El emplco de estas dos suposiciones nos permitird determinar la distribucién de
los csfucrzos cortantes que achian sobre la seccién transversal.

h
HINIEA
T
(c)
Flaurg 4, )



Tomando un elemento entre dos secciones transversales adyacentes de la viga y
entre dos planos paralelos a la superficie neutra, como se indica por ¢l elemento mn cn
la figura 4-n. Dec acucrdo con las hipétesis anteriores, los csfuerzos cortantes verticales
estdn uniformemente distribuidos sobrc las caras verticales de éste elemento. También
sabemos que los esfuerzos cortantes sobre un lado de un clemento se acompaiian por
esfuerzos cortantes de igual magnitud que actian sobre caras perpendiculares del clemento,
figura 4-a y c. Por lo quc deben prescntarse esfucrzos cortantes horizontales enire
capas horizontalcs de la viga, asf como esfuerzos cortantes transversales sobre  las
secciones verticales. En cualquicr punto de la viga estos esfucrzos cortantes complementarios
son iguales en su magnitud, figura d-c.

Esta obscrvacién accrca de la igualdad cn los ecsfucrzos cortantes horizontales y
verticales nos Heva a una importante conclusion relativa a los esfucrzos cortantes en
las partes supcrior ¢ inferior de la viga, Si consideramos que cl clemento mn sc sustrajé de
la partc inferior o de la parte superior de la viga, cs cvidente que los esfuerzos cortantcs
horizontales deben ser nulos, porque no se presentan csfuerzos sobre las  superficics
externas de la viga. Por lo tanto, el esfucrzo cortante vertical t también debe ser nulo en
las partes supcrior ¢ inferior dc la viga. Esto es quc:

T=0 cuando y= % h2

Para justificar dc mancra cualitativa la cxistencia de esfucrzos cortantes
recurriremos a un experimento simple. Toménse dos barras rectangulares iguales de altura
h y coloquénse sobre soportes simples como sc muestra en la figura 5-a, lucgo cargénsc
con una fucrza P. 8§i no cxiste friccién entre las barras, la flexion de las mismas
ocurrird en forma independiente. Cada barra cstard en compresion por encima del cje
ncutro y cn tensidn por debajo del mismo, y se deforman como s¢ muestra cn la figura
5-b. Las fibras superiores longitudinales inferiores de la  barra supcrior sc deslizardn
con respecto de las fibras superiores de  la barra inferior. Si en lugar de las dos barras sc
ticne una barra s6lida de altura 2h, deben ocurrir cortantes a lo largo del plano neutro
de tal magnitud que cviten ¢l deslizamicnto mostrado en la figura 5-b. Debido a la
presencia de los esfucrzos cortantes para impedir el deslizamicnto, la barrz simple de
altura 2h cs més rigida y més resistente que dos barras scparadas, cada ura de altura
h.

v Je» S

(a) (b)

Figura &



Con cl fin de valuar los csfucrzos cortantes, consideremos dos sccciones transversales
adyacentes definidas dc ab y dc cd tomadas de la viga, figura S5-a scparadas por una
distancia dx, figura 6-a , ademds, suponicndo un clemento mb y nd, quedando definido
con su cara inferior coma la superficic inferior de la viga, la cual no presenta esfucrzos;
su cara superior ubicada a una disiancia y de la superficie ncutra (dc 1a viga), cstd sometida
al csfuerzo cartante . Las caras extremas del elemento estin sujetas a csfuerzos normales
debidos a los momentos flexionantes; también presentan csfuerzos cortantes verticales,
pero como sélo se analizara cl equilibrio en direccion x, estos no intervienen figura 6-b.

Compresidn c
je neutro
Tensidn ___J-n {E
m__n é}\:ﬁ Tv
Mtd M -4
d AR
() (c) (c1)

Esfuerzos cortantes en vigas

Figura 6.

Si suponemos que los momentos flexionantes son iguales, en transversales ab y cd (esto
si, la viga sOlo cstd sujcta a flexi6n pura), los csfucrzos normales en dircecion x que
actian sobre los lados bm y dn también scrén iguales. Entonces, cl clemento cstard cn
equilibrio bajo la accién de estos esfuerzos; por lo tanto el esfuerzo cortante  debe ser
igual a cero. Y cualquier otro clemento que sc analice de la misma region, también estard
en cquilibrio.

El caso mis generai, ¢s cuando sc presentan en forma wvariable los momentos
flexionantes a lo largo de la longitud dc toda la viga, y como consecuencia aparccen las
fuerzas cortantes, que también son variables. Sisc extrac un clemento dA, a una distancia
y del eje neutro, los esfucrzos normales que actian sobre la cara izquicrda serln g, dA.
Figura 6-c.1.

Dondc:

a,dn-Man

Intcgrando todos los csfuerzos producidos sobre la scecidén mb, se obticne como
resultante una fucrza F, definida como:

10
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En igual forma, se-determina la resullamc F,,  quc . achia sobre la seccidén nd:
quedando:

_prMedM .
Fy -J'_I._ydA

Intentando con los resultados de F, y F, el equilibrio nos percatamos de que no se da
entre cilas, por lo que analizando nuevamente ¢l clemento se abserva que cste se cumplird
con la participacion de ia fuerza cortante F,,.

La fucrza F,, que aparece en la cara superior del clemento mn, cs la fuerza -que
s¢ requiere para poder establecer un equilibrio y esta definida como:

F321bdx

Donde:
b dx = Presenta ¢l drea de la cara superior del clemento.

Entonces cstableciendo ¢l equilibrio de las fucrzas Fy, F; y F,, y hacicndo la suma de
elias en direccion x, se tiene que:

-F1+Fy -F3'=0

F3,=Fp-Fy

Sustituyendo cada una de las fuerzas:

rhdx= IM*dMydA [__ydA

Thdx= I_ydA+J' Slyda IIyd'A
dex=."I_” IydA

1



Dividiendo entre b dx:

Dondc:

“Finalmente:

‘ Donde:-
1 = Esfuerzo cortante cn cualquicr punto de la seccién transversal,
[Kgfem?].
¥ = Fucrza cortantc que actia en la seccion transversal, [Kg|.
Q = Momento dc primer orden (momento cstético) del 4rea situada
encima del nivel considerado, [cm?].
I = Momento de incrcia de toda la secci6n transversal, [em'].
b = Ancho de la scccion transversal, [em).

Analizando la variacién de los esfucrzos cortantes de acuerdo a la cxpresién en una
seccién rectangular, tenemos que:

y
T min

hT — Y

2 by Yo
vz T mih

e -

b
{a) Seccidn rectangular {b) Diagroma de esfuerzos

Figura 7.

12



Dcﬁnicndo el 4drca como:

Ahora, ¢l momento de inercia:

.
1,=20

12.

Y ¢} momento estético o primer momento;

Q’“%’Yl)%(%*h)

b B2 2
Q_E(T Y1)

De manera general ¢l esfucrzo cortante queda expresado, como:

Cuando sc ticne una scecién transversal rectangular,para determinar la variacién de

los esfuerzos, s6lo sc tendrd que verificar Q, ya que V,1y b son constantes en cualquicr
punto de clla,

Para conocer los valores méximo y minimo, sc evahia la cxpresién general de la
siguiente forma:

Para y=0

vh?
fmﬁx‘*gr—x'

.3V
Twax™ 55

Para ¥y W2

Veamos el siguiente ejemplo, donde se encontrard el valor de los esfucrzos cortantes en
fos niveles indicados y se construir4 su grafica correspondicnte; y s podré observar su

13



variacién, tanto en el alma como en el patin de la seccibn transversal propucsta a

continuacién:
Como datos sc tienc una viga de longitud L, simplemente apoyada y con una carga

concentrada de 50 TON localizada a L/2. Figura 8-a. Ademds, con una secci6n transversal
T, definida por ¢l corte A - A y tenicndo los siguientes valores, como s¢ muesira cn la

figura. 8-b.
50 Ton Seccicn A - A'
18
O__f——= _®
&—L I )

A e &— —@|—=n
L/2
H—-——L————bi 30
{a) @ @y {em)
2
(b)
Figura 8.

SOLUCION:

Sabemos que ¢l csfucrzo cortante estd definido como:
Vo
~IB

Determinando cada uno de los términos:
Célculo de la fucrza cortante V, detcrminacién del diagrama de fuerzas cortantes.

lSOTon
A TTTTTA
T 25 Ton T25 Ton
L/2 i

@ i

SoE

14



Como podemos observar, se tienen dos valores de 25 TON, tanto positivo como
negativo; para efectos del ejemplo sc toma el valor mayor sin importar cl signo.

Ahora, de la secci6n transversal de la viga, sc calcula la ubicacién del centroide y el
momento de inercia centroidal de la misma.

j1:]

e techo superior patin
2 i 11
¥
1
2[Centroide
{em)
i

Tomando momentos con respecto al lecho superior del palin'

_ £18) (2) (1) +(30) (2) (15+2)
(18) (2)+(30) (2)

' Y=11(cm])

Dividiendo la seecién T cn dos secciones rectangulares, y sabiendo que ¢l momento -
de inercia de una scecitn rectangular esté definida como:

bh +Ay2

Entonces el momento de inercia de la seccién compucsia:

1= (18 (23)+<1s)(2)(102)+ L (2) (30%) +(2) (30) 67) T

I=12+3600+4500+2160=10272[cm?]

15



Célcuio de los momentos de primer orden en-los niveles indicados de la scecion:

18

' % 5
T 2] 3)
@ ) 1}

NCentrolde

@ @ om

| 03-27(18)(2) (10)+(2) (9) (4.5) -a41(en’}
‘04’-4=0

Como podemos obscrvar en los extremos (1-1) y (4-4) ¢l valor del momento estatico ¢s
nulo, micntrds que en el nivel (3-3), donde se ubica ¢l centroide de la seccién tiene un
valor méximo; pero esto no indica que sc vaya a tener ¢l valor mayor del esfucrzo
cortante.

Y como ilimo término tenemos ¢l ancho b, donde cada nivel ticne su valor
correspondiente:

b, =18 [cem]

b,.; = 18 [ cm ] cuando se encuentra ligeramente arriba del plano del patin con
cl alma.

bys = 2{ cm ] cuando sc encucntra ligeramente abajo del plano de unién del
patin con cl alma.

by, = 2fcm]

bey= 2{cm]}

16



Integrando cada uno de los términos con sus - valores correspondicntes, sc
calcula los esfuerzos cortantes en el alma:
f1_1=0 -

Ligeramente arriba del alma:

(10272) (2)

_ (25000) (360) _ 2
22 T53539) (18] 48.68[Kg/cm?]
Y ligeramente hbajo: v
75.5=425000) (369) _435. 08 (Rg/cm?]

_ (25000) (441)
T3-3"—10372) ()

=536. 65 [Kg/cm? ]
T4-4=0

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

'\f’ml’n

] Tmok
Centroide |

T 7 Ymin

. Cabe mencionar que ¢l esfuerzo cortante méximo sc encuentra al nivel del centroide,
esto quiere decir, que cs en éste sitio donde se encuentra més esforzada la seccién; pero
es importante expresar que no siempre se presentaré en este nivel en cualquier seccidn.

Como sabemos la variacion de una secci6n rectangular es de forma parabdlica, pues cn
los niveles 1-1 a 2-2 se presentan de tal forma, y en 3-3 a 4-4 también.

17



Para concluir con ¢l cjercicio, sc calculard el esfuerzo cortante en una ala de la scecién
analizada:
Para ¢l calculo del momento de primer orden, sc toma un ancho cualquicra z, entonces:

0.=(2) (2) (10) =20z [cm?)

Y ¢l momento-cstatico méaximo:

Qmax=(2) (9) (10) =180({cm?]

Por lo tanto el cortante maximo:

_ (25000) (180) _ 2
T"'*"_—"_——(loz?z) @ =219.04{Kg/cm ]7
Y por dGltimo, se contruye su diagrama:
2
2
10
il
entroide
cm
Tmdx
T mdx

Observando que ¢ste anélisis es ¢l mismo para ¢l complemento del patin,

18



CENTRO DE TORSION

Reiterando lo seiialado, de que en cualquier seecién de una viga, siempre quce tenga
una variacién el momento flexionante en su trayectoria longitudinal, existir4 fuerza cortante
y por lo tanto esfuerzo cortante.

Cuando es aplicado un sistema de cargas donde la resultante coincida con ¢l
centroide de una scccion asimétrica, ¢l fendmeno que sc prescntard serd el de flexién
acompafado de torsién. Lo anterior induce la aparicién de un sistema de esfuerzos més o
menos complejo, para evitar csta complcjidad de csfuerzos es conveniente localizar un punto
denominado Centro de torsién o también llamade Centro de Cortante, que tendrd como
virtud que ¢l paso de la resultante por ese punto producira exclusivamente flexién.

Para cjemplificar ja determinacion del Centro de cortante, considercmos una viga cn
cantiliver, como se indica en la figura 9-a. Suponicndo que las paredes de esté scccion
son suficicntemente dcigadas, (figura 9-b), para que todos los cdlculos puedan basarsc cn
la hipotésis de que el 4rca ésta concentrada en la linea media del espesor. La flexion
de ésta seccion sc presenty alrededor del eje horizontal (efe 77 y aunque no ticne un ¢je
vetical de simetrfa, sc suponc que los esfuerzos de flexién pueden calcularse con la
Férmula de la Escuadria. Suponiendo ademas que ¢n esta canal actia una fuerza cortante
vertical paralcla al cje y, entonces, ¢l momento flexionante variara lincalmente a lo largo de

la viga.
b ts
Ny T

. ‘L___u T h/2
oeffc o [
18 2z z | nr2
— _:1"'l
P Y T"
Y {a) (b)
Figura 9.

19



Fi UIHI!I!; T2

Fp [ (——
o4l.c Fp=P=V _ Tmdx
FE L——— 1 w,
] ©Fy UIHIDI"
(c) T (d)
Figura 9.

Conocemos que la distribucién de esfuerzos para ¢l canal es como se muestra cn la
figura 9-d. Para determinar ¢l esfuerzo cortante méximo 7, en el patin, tencmos que:

bt
Qz= ;h

Donde:
Q, = Es el primer momento del drea del patin respecto al eje =z

Entonces, ¢l esfuerzo T, cn cl patin es:
btehv, bhv,
TIT te 31,

T1=

Dc la misma forma, sabemos que ¢l csfuerzo cortante 7, en la parte superior del
alma es:

. BtV
TS,

Y el esfuerzo que actiia en ¢! eje ncutro:
hvy

bte n
T (=) =
méx=\g "4 2T,

20



Para determinar la fuerza cortante total F,, sefialada en cualquier patin, figura 9-c, serd
apartir de los diagramas triangulares del esfuerzo cortante. Cada fucrza es igual al 4rca
del trifngulo de esfucrzo multiplicada por el cspesor del patin sobre el cual actia el
esfucrzo:

b
Fi=(22) (t)

Sustituyendo ¢l valor de T, se tiene:

2
_hpiey,
17747,

Por otra parte, la fucrza 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 componcente vertical.
Se puede demostrar que F, = P, considerando el diagrama de esfuerzos, que consiste en dos
partes, un rectdngulo de dimensiones 1, h, y una 4rca parab6lica igual a 2/3 (T, - 7;) h.

Entonces, la fuerza F, ¢s igual al frca del diagrama de esfucrzo multiplicada por ¢l
espesor del alma:

p2=r2ht,+% (Tmax-T2) ht,

Sustituyendo las expresiones T, y 7,,,,, sc obticne:

t.,h3*bh2tf p
12 2 'T,

Fa=(

Donde ¢l momento de incrcia cs igual:

t,h3 bht,
2= _+

12 2

Finalmente, sustituycndo I, en la expresién de F, ; se obtienc que;
Fg=P

Las tres fuerzas que actian sobre la seccién figura 9-c, deben ser estdticamente
equivalentes a la fucrza resultante P que actia a través del centro de cortante 0, figura 9-a.
Porlo que ¢l momento quc produce la fuerza P, respecto a cualquicr punto de la seccidn
transversal es igual al momento de las tres fuerzas respecto al mismo punto. Esta relacion
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entre los momentos proporciona una ecuacifn a partir de la cual puede determinarse la
excentricidad, es decir la distacia e comprendida del centro de la seccion al centro de
cortante.

Obteniendo la ccuacién:

pl(g) +p1(g) -Fy(e) -P(0)=0

F1(h)-Fz(e)-P(0)=0" " *

Sustituyendo Ias ecuaciones Fy y F,y qggpgjanrc__io,é,‘gteqc'mo's,'QUc: )
i g .2 h"’t T T
. 413

i ' Cpn'ia exﬁrcsién s6 obticne la excentricidad de la seccién, y tiene unidades de
longitud. ’

~ Por lo anterior, ¢l centro cortante dc esta seccién se localiza cn ¢l punto 0, donde
la viga sc flexionar4 sin torcerse, permitiendo la determinacién de esfuerzos normales por
flexién.

Para comprender lo expuesto, se presenta a continuacién un cjemplo ilustrativo, donde
sc calcula el centro cortante de una seccién transversal, como la mostrada en la figura 10-a.

t
t hi /2
ha/2 I X 3
ha/z -{E_:__' . Ihn /2
j—oft————+
bz by
Figura 10-2
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Como ya sea cstudiado anteriormentc, la variacién de los esfucrzos se presentan de
la siguicnte forma, figura 10-b.

-

T, Fz F
Y max.
— v F————
Tz ] Fz Fi -

h

Figura 10-b
‘Recordando la teoria planteada, se pueden evaluar las siguientes fuerzas:

flblt
e

szzt
Fa=——

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

Vo1
H 3

Donde:
’ byth
01= 12 1
VO
f2%7g
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Donde:

byth,
5=
Entonces: .

Vbith; - Vbyhy
STy= =

2Tt 21
Vhythy " Vbahy

T2 57 TTax
Y sustituyendo cl.valor de los esfucrzos:

- Vbyhy byt Vbihjt
3T 72 ar

LS - R §
Y la ccuacién que se pucde plantear apartir de la relacién de momentos es:
h h hy h
Fi(3)+Fy(5) Fa(F) -F2(F) -Ve=02

Reducicndo la expresién:
Fy (hy) ~F; (hy) =Ve

Despcjando la excentricidad "e" para conocer su valor:

_ Py -Falha)
esll 22

Por 1iltimo sustituyendo las expresiones F, y F,, se tiene: .
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Vbihithy Vb3hath,
41 4T
7

a=

o bin?t b2nit
AT iz

t 2,2 ,2,2
e=7 (bni-b3h3)

Finalmente, si se desca se pueden dar valores a la scccién y se conoceré ¢l punto que
definc ¢l centro cortante, sin necesidad de saber que valor tienc la fuerza cortante.

En general, localizar ¢l Centro de cortante o Centro de forsibn cn una seccidn
transversal monolitica cs posihle v sencitlo. Pero se puede considerar no muy importante,
debido a que éstas poseen una considerable rigidez a la torsién, por lo que se distorsionan

muy poco durante la flexién producida por las cargas que actian a través del centro de
gravedad.




FLUJO CORTANTE

Hasta ¢l momento se han utilizado seciones de vigas monoliticas, homogéneas, ctc.,
ahora sc analizaran secciones de vigas ensambladas, ¢s decir vigas fabricadas con dos 6
més clementos, que podrian ser unidos con clavos, tornillos, adhesivos y/o soldadura, cte.,
para que trabajen como una viga contintia en sus secciones.

Los clementos que son cmpleados para construir tales vigas, son dc una gran
varicdad de perfiles, que s6los o combinados satisfacen cualquicr tipo de necesidad.

En cl disciio de una viga armada sc contcmplan 2 critcrios:

Primero, s¢ dimensiona como una viga de seccion monolitica y se analizan los
esfucrzos producidos por flexion y cortante. Con el scgundo sc disehan los clementos de
conexién para parantizar quc la viga se comportard como un clemento monolitico. En cste
discho los clementos de  conexién tendrdn problemas si los concctores no son
debidamente colocados, y como medida para cvitar este problema cs conveniente realizar
diagramas de Qujo de cortante.

Para poder hacer un andlisis del flujo cortante, se ticne que saber que las cargas
soportadas por los clementos de conexion son las fucrzas cortantes horizontales transmitidas
entre las juntas de las vigas ensambladas.

De tal manera que hacicndo uso de la deduccién de la expresién del esfuerzo cortante,
donde se supusd que el esfuerzo actita ¢n la cara superior del elemento (figura §-b), mb
y nd cstaba uniformemente distribuido cn ¢l ancho b de la viga. Sin embargo, csta
suposicion puede ser vilida cnuncaso mds general. Porlo tanto, cn lugar de calcular los
esfucrzos cortantes, s¢ calcula ta fucrza horizontal total F,, que actia cnla cara superior
del clemento. Esta fuerza pucde ser expresada como:

F3=fdx

Donde:
I ¢s la fuerza cortante por unidad de longitud a lo largo del cje de la viga.

En el caso de una viga de seccién transversal rectangular;
f = T b, ¢sto es debido a que el esfuerzo cortante estd disiribuido uniformente a
lo ancho de la viga.

La magnitud de I, lamada flujo de cortante ticne unidades de fuerza por unidad de
longitud y su deduccién cs como sigue:
F3'=de=F2 _Fl

Y al sustituir los valores de las fuerzas:
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.F. IH+dM}'dA

F1=I.¥yd’A

'Y despejando 1, tenemos que:

oy dM l)fydﬂ

.Dondé: b

! : dx

IydA=Q
De tal manera que el flujo cortante est4 dado como:

£=Ye
I

Para cjemplificar s¢ disciia con el clemento mecénico flujo de cortante, considerando
¢l caso de una viga, tal como se muestra en la figura 11-a donde la resistencia admisible 6
permisible de los clavos es de 70 Kg. Encontrar la separacién de cstos en la junta A y B,
ademis considerando que cl esfuerzo cortante méximo lo toman los elementos de conexién
(los clavos) para que se analice como una viga monolitica.

Seccion  Transversal .

i.2 ion 2 8
N 5]_ #
. A

30
'.——4.——-————4 m
: 2 3

cm
(a) [
' 10 '5" 10
{b)

Figure 11.
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SOLUCION:
Determinando la fucrza cortante maxima:

0.8 ton

!I.Z ton vl
: JAY
12 ton
0.8

® (I

LA

Yo #y=0

~1.2(2) +Ry(3) =0

1.2

2.4
Ry=237=0.8[TON]

yory=0
Ry =2 [TON)

Del diagrama se obtienc:
Vaax=1.2[TON] =1200(Kg]

Calculando la posicién del centroide, y el momento de inercia de la secci6n:
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Haciendo una subdivisién en secciones rectangulares:

Y
3
2 3
of | ﬁ
]
3 30
- X
10 10 cm

Ap=(3) (5) =15{cn?)
Ay=(25) (3) =75(cm?]

A3=(5) (10) =150{cm?}
A4=(3) (5) =15(cn?]

Agota1=255{cm?]

Tomando momentos con respecto a la cara inferior del alma:
_ (15} (30.5) +{75) {31.5)+(150) (15) +{15) {30.5)
255

b4

P=21.68{cm)

Y ¢! momento de inercia para una seccién transversal rectangular cstd dado como:

bn3

+ay?
12 Y

=
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I,=l§%é§_l+((15)(s.ez?)=;193,14[cm‘]

Dada la expresion del flujo cortante::
B f= vo.

I

Analizando para el junta A:
Qa=(3) (5) (11.32-2.5)=132.3[cm?)

Entonces:

_ (1200) (132.3)
Za 27628.32

Lp=5.75[Kg/cm] < tpemiaiblo

Como el flujo cortante tiene dimensioncs de:

F
L=
A P

Donde:
F/1. = Flujo cortante.
L = distancia a la que estdn colocados los clavos.
F = Calidad de los clavos que se usan.
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Despejando la separacién:

R

De tal manera que:

70
Separacién™ 575 =12.17 [em)

Y como seguridad sc tienc una separacién de disefio de:

Spisedo=10(cm)

Calculando cl flujo de cortante cn ia junta B:

Donde ¢l momento cstético estd dado como:

Qp=(132.3) (2) +(25) (3) (11.32-1.5) =1001.10[‘_<7;'_m3j2':"

Entonces:

(1200) (1001.10)

fa= 27628.32

- kg
=43.48( = )]
Y la separaci6n:
S= £ adm

B

.70 _ ST e e
§= o =1.161[cn] S

Y la de disefio:

Spisefio=1.5({cm)
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DEFORMACION POR CORTANTE

Las fuerzas cortantes producen una deformacién tangencial 6 alabeo, también
llamada distorsién, anédlogamente que las fuerzas axiales que originan deformaciones
longitudinales.

Supongamos que se tiene un clemente sometido a tensién, el cual experimenta un
alargamiento, y por lo tanto las dimensiones originales de sus lados cambian, mientrds que
si tenemos un clemento sometido a una fuerza cortante, la longitud de sus lados no varia,
sino que tinicamente cambian de forma, de recténgulo a paralclogramo; como sc observa en
la figura 12.

ds
Xxy le—s]
a b .
4 7
(<3 4 ;
o ,
dy /
Txy /
/ !
' | Wxy
c d
T xy

Deformacioh por corfante
Figura 12,

Analizando ¢l clemento de la figura 12, se observa que ¢l punto ¢ ticne un 4ngulo
igual m/2 antes de la deformacién y se reduce a n/2-©. Al mismo tiempo el ngulo cn ¢l
punto a se incrementa 7/2+ 0. Donde © s ura medida de la distorsién del elemento debida
al cortante y es llamada dcformacién por cortante. Ademds, la tangente del dngulo © es
igual al deslizamiento horizontal que presenta el extremo superior del clemento con respecto
al inferior, dividido entre la altura del clemento:

.ds
tand= ay

Pero debido a que cl dngulo © es siempre muy pequeiio, se puede considerar que la
tangente es igual al 4ngulo, resultando;



Ensayando un material sometido a cortante puro y midicndo las deformaciones se
puede abtener experiementalmente ¢l diagrama esfucrzo-deformacion para ese material.
Este diagrama es muy similar al de un cnsaye de tensidn del mismo material, pudiéndosc
determinar el limite de proporcionalidad, ¢l lfmite dc flucncia y cl esfucrzo méximo
producidos por la fuerza cortante. Los experimentos muestran que para materiales ddctiles,
incluyendo ¢l acero cstructural, ¢l esfucrzo de fluencia 7y debido al cortante csté
comprendido entre 0.5 y 0.6 veces el esfucrzo de fluencia debido a la carga axial, fy. Por lo
tanto la Ley de Hooke por cortante puede establecerse como:

7=GO

Donde:
G cs ¢l médulo de elasticidad por cortante, también llamado médulo de rigidez
transversal,

Establecicndo la rclacién entre la deformacién tangencial y el esfuerzo cortante,
tenentos:

ds _
=

Ql=

_1dy
ds=—z*

En el caso de vigas, las méximas deformaciones por cortante sc presentan donde ¢l
cortante cs méximo, y no hay deformacién donde el esfuerzo cortante ¢s nulo. Figura 13.

Secciones planas

Distorsion [
maxima*” |
~ <Eje neutro
Distorsion mdxima, presentada enel eje neutro,
Figura 13.
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Estas deformaciones alabean la seccién, inicialmente plana, através de toda la viga por lo

que sc contradice la hip6tesis bisica de la flexién eléstica de que las secciones planas se
conservan planas después de la deformacion. Sin embargo, por la Teoria de la elasticidad
se puede demostrar que las deformaciones por cortante de las sccciones planas son
despreciables y las cxpresiones encontradas para la teorfa de vigas son perfectamente
aplicables si la longitud del miembro cs cuando menos dos 6 tres veces mayor que ¢l peralte
total del mismo, Esta conclusién es de gran importancia, ya que la cxistencia de una fuerza
cortantc en una scccién transversal no invélida las expresiones para esfucrzos flexionantes
en materiales cldsticos.



MUROS DE CONCRETO Y MAMPOSTERIA ANTE CARGA LATERAL

Un muro es un clemcento arquitecténico y/o estructural, que sc construye dc concreto
6 mampostetfa.

Los muros cn las construcciones cumplen distintas funciones estructurales, Actian
como Gnico elemento vertical resistente y soportan las cargas verticales, laterales y
horizentalcs.

Las cargas laterales por efecto de sismo 6 viento introducen en los distintos tableros
de muros un conjunto de solicitacionces quc depende de las condiciones de continuidad en
sus extremos.

Esto motiva la existencia de diferentes tipos de muros tales como:

) Muros Diafragma

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

La unién entrc ¢l marce y el muro diafragma deberd evitar la posibilidad de voltco
del muro perpendicutarmente a su plano y las columnas del marco deberén ser
capaces dc resistir, cada una, en una fongitud igual a una cuarta parte de su altura
medida a partir del panio de la viga, una fuerza cortante igual a la mitad dc la carga
lateral quc actda sobre ¢l tablero.

b) Mures Confinados
Son los reforzados con castillos y dalas que cumplen con los Tequisitos siuientes:

Las dalas 6 castillos tendrdn como dimensién minima ¢l espesor del muro, El
concreto tendré una resistencia a la compresién, ¢, no menor de 150 [kg/em’], y
¢l refuerzo longitudinal cstard formado por Jo menos de tres varillas
corrugadas, cuya drea total no seré inferior a 0.2 fe/fy por el 4rea del castillo y
estard anclado en los elementos que limitan al muro de manera que pueda
desarrollar su esfucrzo de fluencia.

El drca transversal no seré inferior a 1600 s/fy de siendo s la separacidn de los
estribos y dc el peralte del castillo. La separacion de lus cstiibes no excederd de
1.5dc ni de 20 {cm].

ExistirAn castillos por lo menos ¢n los extremos de los muros y ¢n puntos

intermedios del muro a una separaci6n no mayor quc una y media veces su altura,
ni 4 [m}].

Existird una dala en todo su extremo horizontal del muro, a menos gue este ultimo
éste ligado a un elemento de concreto reforzado de al menos 15 jem) de peraiic.
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Ademés, sc construirdn dalas en el interior del muro a una separacién no mayor
de 3 [m}.

Existirdn elementos de refuerzo con las mismas caracteristicas que las dalas y
castillos ¢n ¢l perimetro de todo hucco cuya dimension exceda de la cuarta partc
de la longitud del muro cn la misma direccién.

Ademas, si 1a relacion altura a espesor del muro excede de 30, deberdn proveerse
clementos rigidizantes que cviten la posibilidad de pandco del muro.

¢) Muros Reforzados Interiormente
Estos son muros reforzados con malla o barras corrugadas de accro, horizontales
y verticales, colacadas cn los huccos de las piezas, cn ductos o en las juntas. Para
que un muro pucda considerarse como reforzado deberdn cumplir los siguientes
rcquisitos minimos:

La suma dc 1a cuantia de refucrzo horinzontal, p,, y vertical, p,, no scréd menor que
0.002 y ninguna dc las dos cuantias seré menor que 0.0007. La cuantiz de
refucrzo horinzontal que s¢ célcula como p, = A, / s t, donde A, ¢s ¢l refuerzo
que se colocaréd cn ¢l espesor t del muro a una scparacion s; p, = A/t L,enque
A, cs el drea total de refuerzo que se colocard verticalmente en la longitud L del
muro. Cuando sc emplee acero de refuerzo de fluencia especificade mayor de -
4 200 [Kg/cm?), las cuantias dc refucrzo mencionadas ¢n este parrafo podrén
reducirse multiplicandolas por 4 200 / fy.

Todo espacio que contenga una harra de refuerzo vertical deberd tener una
distancia libre minima entre ¢l refucrzoy las paredes de la picza igual a la mitad
del didgmetro de la barra y deberd ser lienado a todo lo largo con mortero

o concreto, La distancia librc minima cntre una barra de refucrzo horinzontal y
el exterior ¢l del muro serd de 1.5 [em) o una vez el didmetro de la barra, la que
resulte mayor. El refucrzo horizontal deberd estar embebido on toda a su longitud
€n mortero 0 concreto.

Para ¢l colado de los huecos donde sc aloje ¢l refuerzo verlical podia emplearse
el mismo mortero que sc usa para pegar las piczas, o en concreto de alto
revenimiento, con grado méximo de 1 fem] y resistencia a compresién no menor
de 75 [Kg/fem?]. El hueco de las piczas tendr§ una dimensién minima mayor de 5
{cm] y una 4rea menor de 30 [em?].

Deberé colocarse por 1o menos una barra No.3 de grado 42, o refucrzo de otras
caracleristicas con resistencia a tensién cquivalente, en dos huecos consecutivos en
todo extremo dec muros, 0 a cada 3 [m]. El refuerzo vertical en ¢l interior del
muro tendr4 una separacién no mayor de 6 veces el espesor del mismo ni mayor
de 80 fem).
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Cuando los muros transversales llegucn a un tope, sin traslape de piezas, serd
necesario unirlos mediante dispositivos que aseguren la continuidad de la
estructura.

El refucrzo horizental debe ser contindio y sin traslape cn la longitud dcl muro y
anclado en sus extremos. Se deberdn cumplir los mismos requisitos de anclaje que
para concreto reforzado. Deberd haber refuerzo consistente en una barra Nod de
grado 42, o con resistencia a tensién cquivalente, alrededor de toda abertura cuya
dimensién exceda de 60 [cm] en cualquier direccién.

La relacién altura a espesor de ¢stos muros no serd superior a 30.

d) Muros Ne Reforzados
Serén aqucllos que no tengan ¢l refucrzo necesario para ser incluidos cn alguna
de las tres categorias anteriores.

En las diferentes ctapas cxperimentales con muros, sc ha llegado a concluir que ¢l
disciio de mures de mamposteria generalinente estd regido por los csfuerzos cortantes
inducidos por el sismo. Antc cste estado de solicitacién, los muros no reforzados presentan
un colapso brusco y total cn cuanto sc sobrepasa el esfucrzo de agrictamiento, los muros
confinados y castillos admiten deformaciones superiores a las de agrietamiento; sin embargo,
presentan notable pérdida de rigidez y resistencia para deformaciones muy grandces cuando
la gricta diagonal sc prolonga daiiando c! castillo; los muros con refucrzo cn cl interior de
los huecos de las piezas ticnen normalmente gran deteriord para deformaciones superiores
a la del agrietamicnto, debido a fallas locales y a desprendimicnto de las paredes de las
piczas.

Tipos de piezas”

Las piezas que sc usan ¢n elementos estructurales de mamposterfa deberdn cumplir
los requisistos minimos de calidad especificados por la Direccién General de Normas de la
Secrctaria de Comercio y Fomento Industrial para ¢l tipo de tabique que sc va a emplear,
En particualr deherén aplicarse las sizuicntes Normas:

C6 ladrillos y bloques cerdmicos de barro, arcilla o similares.

C10 bloques, ladrillos o tabiqucs y tabicones de concreto.

Para elcmentos estructurales de mamposterfa s6lo se empleardn piezas macizas o con
huecos verticales.
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Andlisis por cargas laterales

El andlisis para la determinacion de los efectos de cargas laterales debidas a sismo
s¢ har4 en basc a las rigideces relativas de los distintos muros. Estas se determinardn
tomando en cuenta las deformaciones de cortante y de flexién, Para cstas dltimas se
considerari la seccion transversal agrictada del muro cuando la relacion de la carga vertical
a momento flexionantc s tal que sc presentan tensiones verticales. Sc tomard en cuenta la
restriccion que impone a la rotacién de los muros la rigidez de los sistcmas de piso y techo
y la de los dinteles.

Serd admitible considerar que la fuerza cortante que toma cada muro, es
proporcional a su dred transversal, ignorando los cfcetos de torsidn y de momento de volteo,
y empleando ¢l Método Simplificado de discho sismico especificado cn la Seccién 7 de las
Normas Técnicas Complementarias de Disefio Sismico, cuando se cumplan los requisitos
especificados ¢n la Seccidn 2 de las Normas citadas. v que son los siguicnics:

1. En todos los niveles, al menos 78 % de las cargas verticales estan soportadas por
muros ligados cntre si mediante losas monoliticas u otros sistemas de piso suficientemente
resistentes y rigidos al corte. Dichos muros tendrin distribucion senciblemente simétrica con
respecto a dos cjes ortogonales, o cn su defecto, el edificio tendr4, en cada nivel, al menos
dos muros perimetrales de carga, sensiblemente paralclos entre sf ligados por 1os sistemas
de piso antes citados en una longitud no meaor que la mitad de la dimension del cdificio
en la dircecion de dichos muros.

2. Relacion entre longitud y ancho de la planta del cdificio no excede de 2 a menos
que, para fincs de andlisis sismico, se pueda suponer dividida dicha planta en tramos
independicntes cuya relacién longitud a ancho satisfaga esta restriccion y cada tramo se
revise en forma independiente en su resistencia a efectos sismicos.

3. La rclacién entre la altura y la dimensién minima de la basc del edificio no exccda
de 1,5 y la altura del edificio no es mayor de 13 [m],
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Resistencla a cargas laterales

La resistencia de un muro a cargas laterales, debidas a viento o sismo, deberd
revisarse para cl efecto de la fuerza cortante del momento flexionante en su plano y
cventuaimente también para momentos flexionantes debidos a empujcs normales a su plano.

Fucrza cortante resistida por la Mampasteria

La fuerza cortante resistente de diseiio se determinard como:
a) Para Muros Diafragma

VR=Fp(0.85V*ap)

b) Para otros Muros

Vg=Fp(0.5V *Ap+0,3P) £ 1.5FzV*Ap

Donde:
Ar = Arca bruta de la seccién transversal del muro.
P = Carga vertical que actia sobre el muro, sin multiplicar
por el factor de carga.
V' = Esfuerzo cortante medio de discio.
Fy = Factor de reduccién de resistencia, sc tomaré:

Como:
0.7 Para muros diafragma, muros confinados y muros con refuerzo
interior.
0.4 Para muros no confinados ni reforzados.

No se tomard ningln incremcato on la fuerza cortante resistente debido a la carga
vertical cuando cstd excede de la mitad con la carga vertical resistente de disefo P.

39



CAPITULO Il

VIGAS DE CONCRETO
REFORZADO



CAPITULO I

CONCEPTOS BASICOS DE CONCRETO REFORZADO

El concreto simple, estd formado por una mezela fraguada de cemento, agua,
agregado fino y grueso, aire y con frecuencia aditivos. La mezela plistica que resulta sc
coloca y se compacta en la cimbra, luego s cura para facilitar la rcaccién quimica que se
leva acabo entre ¢l agua y cemento, dando esto un aspecto duro. El producto terminado
ticne una alta resistencia a In compresién y una baja resistencia a la tensién, de 12l forma
quec su resistencia a la tensi6n cs aproximadamenie un décimo de su resistencia a la
compresion. Debido a esto, sc proporciona refucrzo en las regiones donde se presentan
tensiones para compensar la debilidad en estas zonas del concreto.

Quedando definido por lo tanto ei Concreto Reforzado, como una combinacién de
concreto simple y barras de acera.
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COMPORTAMIENTO DE VIGAS DE CONCRETO

El concreto reforzado nos proporciona una scecién heterogénea, que analizada de™”
acucrdo a las hipotesis bésicas del comportamiento de los materiales, no nos condice a
errores apreciables, o

Dec tal mancra que para definir el comportamicnto de las secciones de concreto s
sigucn las siguicntes Hipdtesis:

1. Se supone una distribucion lincal de la deformacién, Esta suposicién se basa en
la Hipétesis de Bernoulli en la que las secciones planas antes de la flexién permanceen

planas y perpendiculares al cje neutro después de Ya flexion. Es una ctapa inicial elstica,”" =

en la quc las cargas son proporcionales a las deformaciones. Es frecuente que bajo. las
condiciones de servicio, la estructura sc cncucntre en csta etapa.

2. Inicialmente sc cenoce la distribucion de esfuerzos en la zona de compresion dei
ciemento. Es decir, ¢s una ctapa intermedia en la que la relacion Carga-Deformacion ya no
s lincal, pero cn la carga va creciendo.

3. La deformacitn en ¢l acero y en el concreto que lo rodea es la misma antes del
agrictamicnto del concreto o de la fluencia delaccro. Esto sc presenta en una ctapa pldstica,
en la que sc producen deformaciones relativamente grandes para incrementos pequeiios o
nulos de las cargas.

4. El concreto no resiste esfuerzos en tension, por lo que se agrieta en una ctapa
temprana de carga, cs decir se presenta alrededor del 10 % de su resistencia limite de
compresion, Es cuando sc presenta la ctapa inestable, donde a mayores deformaciones la
carga disminuyc.

5. El clemento alcanza su resistencia a una cierta deformacién unitaria méxima dtil
del coneretn, £,
Los Reglamentos recomiendan valores de €, que varian de (LUUS a 0004,

Tipos se¢ secciones

Antes de iniciar cualquicr disciio deberd identificarse el tipo de viga, scgin la falla,
esto ¢s, por fluencia del acero o aplastamicnto del concreto, csto da lugar a la presentacion
de tres tipos de secciones:

a) Seccion Balanceada.

A cste tipo de seccibn se 1e conoce cuando el acero comienza a fluir y ¢l concreto
alcanza su capacidad iltima dc deformacién c inicia ¢! aplastamicnto. Al presentarse la falla,
la deformaci6n unitaria mdxima admisible a compresién de la fibra extrema cs 0.003,
mientrds que la deformacién a tensién en cl acero es igual al esfuerzo de fluencia,
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b) Seccién Subreforzada.
En esta scceidn ¢s cn la quc ocurre la falla por fluencia inicial del accro. Y sc
obticne cuando el drea del refucrzo de tension utilizada en la viga es menor que la requerida
para la condicién de deformacién balanceada.

c) Seccién Subrerreforzada,

En est4, la falla ocurre por aplastamicnto inicial del concreto. Al comicnzé de la
falla, la deformacién del acero scra menor que la deformacién de fluencia, por lo que ¢l
esfuerzo en cl acero serd menor que su resistencia de fluencia. La seccidn sc obtienc
utilizando més drca de acero en la cara de tension gue ¢l requerido para la condicion
balanccada.

La determinacion de la cantidad dc acero correspondicnte a la condicion balanceada
cs importante, porque cn los Reglamentos y Normas de Disefio de Estructuras de Concreio
es usual imponcer una limitacién al acero mdximo que puedc utilizarse en clementos sujetos
a flexion, prohibiendo que se exceda un determinado porcentaje del acero balanceado. que
varia de 507 a 10076, Lsto s¢ huce pura asegurar que la falla del elemento sea daetil, e
decir que presente deformaciones importantes antes del colapso, de mancra que sc cuente
con un aviso de la presencia del mismo. En cfecto, ¢n una viga subreforzada sujcta a carga
creciente, ¢l accro alcanza su csfuerzo de fluencia antes de que ¢l concreto falle,
registrdndosc fuertes agrictamientos y deflexiones antes del colapso. En una viga
sobrerreforzada, por ¢l contrario, ¢l colapso sobrevine cn forma repentina, sin aviso previo.
En la figura I-b se presenta una comparacion cualitativa del comportamicnto de una viga
sobrerreforzada con ¢l de una viga subrercforzada. Teniendo ademds, las caracteristicas
comuncs dc una viga simplcmente apoyada y con carga uniformemente repartida como se
muestra cn Ja figura 1-a, para las dos condicioncs.

Pwl Carga Sobrerreforzada

1
47 " /§Ubreforzado

L I

Deflexion
{a) (b)

Diagrama carga-- deflexidn.
Figura 1.
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DIMENSIONAMIENTO Y REVISION

El dimensionamicnto de vigas de concreto reforzado consiste escncialmente en'la =
determinacion de las propicdades geométricas de los clementos estructurales y de la-cuantia .
y distribucion del accro de refuerzo requeridas para contar con suficicnte resistencia y un .
comportamiento adecuado bajo condiciones de servicio.

Los pracedimicntos que sc siguen para predecir la resistencia de secciones sujetas a
flexion o fucrza cortante o a combinaciones de ambas acciones, s¢ basan principalmente en
dos criterios:

a) Criterio Eldstico

b) Criterie Plistico

Estos criterios s¢ fundamentan de recomendaciones hechas por ¢l Reglamento de
Construcciones del Departamento del Distrito Federal y de las de la Comisién Federal de
Elcctricidad entre otros, como ¢l American Concrete Institute y el Cémitc Europeo de
Concreto; cstos son aplicables de acuerdo a la localidad y condiciones yue se presenten en
la estructury; las cuales sc aticnden debidamente para evitar un disciio equivocado.

CRITERIO ELASTICO

Dc acucrdo al comportamicnto de la viga se tiene la mancra de aplicar los criterios;
para predecir su resistencia a flexidn, Asi. que para cl disefio de una seccién bajo criterio
cldstico sc tendrd que sujetarse a las siguientes hipotesis:

1) La scccién plana antes de la deformacion permancce plana después de la
deformacion.
Colorario: Las deformaciones son proporcionales a su distancia al cjc neutro y
sigucn una ley de variacion lincal.

2) Dentro de los esfucrzos de trabajo los médulos de elesticidad son constantes.
Colorario: Los csfuerzos son proporcionales a las defromaciones y su ley de
variacién e¢s lincal.

3) La adherencia entre el acero y el concreto cs perfecta y sus deformaciones son
iguales, a igual distancia dc! ejc ncutro.

4) Las tensioncs son tomadas integramente por cl acero y s¢ considerarén aplicadas
cn el centro de gravedad de éste,

5) El conjunto de fucrzas interiorcs y exteriores constituyen un sistema en equilibrio,
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DISENO ELASTICO

Con ¢l objeto de corroborar con las hipdtesis antes presentadas, se hace cl siguicnte
plantcamicnto; donde sc determina la forma de disefio cldstico y su revision,

LI
a ""I%I
h 2 é——T 14" Ja—Ka
: fs S
Figura 2.

En la figura 2 sc muestra una seccidn rectangular simplemente apoyada, ¢s s decir con
acero de refucrzo en tensién, y su respectivo diagrama de esfucrzos:
Donde:
b = Ancho de la viga en la cara de comprcsion.
d = Peraltc dc la viga mcdida apatir de la fibra extrema de compresitn al
centroide del drca de acero,
h = Peralle total de la viga.
A, = Arca de accro en tension.
f. = Esfucrzo de fluencia en compresién,
f, = Esfuerzo de fluencia en tensién.

Segiin cl diagrama de esfucrzos, ¢l valor en compresién cs:

o= LRd
2

=%rJMb

Y el de tension:

T=Agfy
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“Coriociendo que la cuantia del acero de refucrzo-de revisian es:-

Sabiendo que las fucrzas interiores deben estar en cquilibrio, segin la-hipotesis (),
0 sea que: SERRE R BRI T e

De tal manera que:

Despejando p de diseiio:

Obteniendo del diagrama de esfucrzos y aplicando tridngulos semejantes, sc tiene: -

fﬂ
fo H
X3~ d°xd

Despejando K-
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Ie . K - : )
. AR (B) .

 nfo(1-K)=Kf,

nfcfnf,,x:kf e

Quedando K de disefio como:

Igualando A = B:

Desarrollando:
. 2pn(1-K) =K%

2pn-2pnK=k? -

k?#anK—ZPn =0. .
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R=-pnty (pn) i+2pn
Finalmente K de revision:
K=y (np)2+2np -np

Se conace el brazo jd, que define las distancias dc las fucrzas de compresién y
tension, del cual se puede conocer el valor de j:

oo Kd
jd=d-=

)
"
=
f
wl

Y el valor del momento resistente:
i MR?de?Tjd

21 I D
Mp=5fcRdbjd=21cKibd

Mg =AgfpFd=pL zibd?

Eliminando términos semejantes:

2 £cKI=pEi-K

Mg =Rbd?
Para que exista equilibrio, hip6tcsis (S), ¢l momento de flexién miximo (exterior)
debe ser igual al momento resistente:
H5-=HRFH
Despejando d:
M=Kbd?
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*B
Y despcjando A,:
Mp=A L jd
=M _pba
A’_?:ﬂi -pbd

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

Para ¢l accro:

Para el concreto:

2M
£o=_2M
¢ Kjba2

Con cl objeto de ilustrar la aplicacién de los conceptos y principios expucstos
anteriormente se presenta el siguiente ejemplo, donde se desea que se diseiic ¢l4sticamente
la secci6n de momento méximo para la viga de la figura 3.

W =1k700 ko/m

‘s?C!:CI!:IEC!!3C§a>

= —
5 m

Figura 3.
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Datos:

r, = 140 [Kg/em?)
f, = 1265 [Kg/em?]
& = 2400 [Kg/em’)
T.MA. = 3/4"
SOLUCION:

Determinando primeramente el diagrama de momentos flexionantes,

Y

i Mmax = W2
WL

Figura 4
Como se pide que sc disciic, e comienza proponicado una scecién:

Seccién 40 x 80 [cm]
Célculo del peso propio de la viga:

Wpp=0.40[m)x0.80{m]x2400{Kg/m>] =768 (Kg/m] =0.768 [Ton/m]

El peso total
Wroral=11.7[Ton/m)+0.768([Ton/m]=12.468 [Ton/m)

Por o tanto el momento miximo:

wL?
Mysx= 3

) ,
M,‘fiﬁi:_)(_-"’sas.gszswon-m]

50



"Célculo de las constantes:

Relacion modular:

n=Zs
Ee
Dende
E, = 2.1 x 10° [Kg/em?]
E, = 8000 vfc
n=2:1X10° 55,19
8000140
Esfuerzo de fluencia: del concreto:.
£.0.45 fle

£.=0.45(140) =63 [Kg/cn?)

Esfuerzo de fluencia del acero:

£4=0.50f,=1265[Xg/cm?)

Cileulo de la K de disciio:

Entonces j:
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a-Y138.9625x10%)
~(13.64341(a0)

roustem 2 #_Q_tr,—*m'ii

Por lo tanto Ja sccei6n propuesta cs escaza; y nucvamcmc ‘se proponc una seeeién.
Seccién 40 x 92 {cm) .

Realizando los mismos célculos; ; .
Wpp=0-40([m]x0.92[m}x2.4{Ton/m]=0,8832 [Ton/m]’

WTota1=11.7{Ton/m}+0.883{Ton/m] =12t."‘58_3;2 [pr[rﬁ] -

2
= 22:5832%57 .39 3225(Ton- m)

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

q-¥39.3225%10°

13.6434%40

d=84.88[cm]}=85[cm)
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Como el perailé propucsto e¢s muy parecido -al caléulado, se da por aceptada la

seceion, . : ; . . )
- Y para conocer la cantidad de acere que sc requicre, sc calcula:

. M

8 F.jd

39.3225x105 2
- e = .36
As™y7ge%0.aa5xgs 4 36Lem’]

Se conoce que fa seccién requicre 44.36 [cm?] de 4rea de acero, entonces para su
armado se proponcn 9 barras del # 8. Las cuales se obtuvicron de la TABLA propuesta en
el ANEXO.

Asf pucs, sc obticne el drea de acero real, Ao

Ag,=(9)(5.07) =45.63[cm?]=44. 36 [cm?]

. O bien calculando:

As_44.36

3. 507 =9Varillas

Para-ubicar la colocacién de las varillas, s¢ recurre a la siguicnte idealizacion:

~-C=0.5

| Separ entre lechos

i~ Recub.
!
Figuro S b
b,=2 (Recub. +¢) +No.Var.xé+{No.Var. ~-1) Separc.

Para ¢l ejemplo, se propone lo siguiente:
Recubrimiento = 4 [cm]
Separacién > § 6 2.5 {cm] = 2,5 [em]
Separacién entre lechos = 2.5 [cm]
Sean 7 varillas en un lecho.
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Revisando el tamafio méximo del agregado, T.M.A para comprobar que es aceptable
lo antes propucsto.

T.M.A= separacién
' 1.333

2.5
M. A= =1.88[cm
T.M 1533 g8[cm]

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

Cabc mencionar también, que ¢l ACI 318.87 y c! RDDF NTC-87 ticnen
especificaciones para la colocacién de las varillas, pero esas se contemplarén en ¢l diseiio
del criterio pléstico.

Regresando a caleular ¢l ancho nominal, by, de Ja seceion:

b,=2(4+0.5) +7(2.5) +6 (2.5) =41.5[{cm)

Como b, ¢s ligeramente mayor que b propuesto, sc analiza con una barra menos:

Sean 6 varillas en un lecho.
b,=2(4+0.5) +6(2.5) +5(2.5) =36.5[cm)

Finalmente sc opta por clegir 7 barras ¢n un lecho, aunque sc tenga un b,
ligeramente mayor, ya que sc pucde reducirse ¢l recubrimiento y/o la separacién ¢ntre
barras.

Entonces, el disciio de la seccién propuesta para la viga, figura 6.

O 5
) 1585

-

ls.s l (ecm)
40
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Revisando la sceci6n para terminar con el disefio:
s
P*pa

45.63
= — —=0.,0134
Ag 740) (85) 0 21

n=22,19

‘. np=(22./19) (0.013421)=0.297812

\/n'pi,_i-‘an ;-np,

“K={{0:297812)2+2(0 '2978712),fd;29781,2507.'529‘4:..0_—.'5_25}

,u’|>'¢;_

~j=1f-

j=1—&¥2‘1=0.8235=0.825

£go
& —ma..?
=iz -39.3225%10% 2 R
T2~ 5 63%0.8235%85 ~ L 231-36[Kg/cm®) < 1265(Kg/cm”)
fg X
T 1%

_1231.36_ 0.5294 _.. 2y o 2
e 7 62 43[Kg/om?) & 63(Kg/cn®)
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Por lo tanto, quedé discﬁac‘la’y rcivisad‘aﬂla‘sccéién. SEI
T T

92

_mecxmo

Figura 7.

Ahora, tenicndo todos los datos de la seccién, calcular siguiendo el criterio eléstico
la carga viva méxima que puede soportar la siguiente viga. )

800 kg 800 kg

W
1.5 1.5
- s m
50
Figura 8.
Datos:
A, =6#8

fc = 150 [Kg/em?®]
f, = 1400 [Kg/em?]
» = 2400 [Kg/m’
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SOLUCION:

Clculo del diagrama de momcntos flexionantcs, figura 9.;

800 kg 800kg
M= 23w

e ™
AT
@ i il Carga uniforme.

M2 = },200kg cm

ITI -
Al
@ 1l | Cargas puntuales

Figura 9.

De la secci6n:

30 |
T ’_——_j

92 6#8
C O OffTs,

. ;____'J:F'ﬁ
Figura 10, -.lasl._ s

El 4rea de acero que tienc es:

Ay =6(5.07) =30.42[cm?]
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Y su ccntrondc sc ublca en:-

3. 5)+3(§ +5) . 0[cm]

¥= 33

Entonces ¢l peralte:

Cdehiy
 d=92-6=86(cm].

Calculo del momento resistente:

Ralacién modular:

= 2.1 x 10° [Kg/em?}
E, = 8000 vFc [Kg/lem?|

6
2.1x108 .
8000y150. .

n=
La cuantfa de accro:

3042

p= "—(30"(_T) 56

=0. 0118 e

Entonces: : o _
) np=(21.43) (0.0118)=0,2528 " °°

La K de revisién es:
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’ x=‘/:(q'.25'z‘s)'2

LY

,Cbmo:'

Déspcjah_do'el'm’omcnt

i M:f,Ast

e (1400) (30.42) (0.8327) (86)
. 105

=30.5[Ton/m} °
Pero:

M=H,+M,
Sustituyendo valores:

30.5(Ton  m)=

25% Tonml-
5 f1.2[;on,m],

Y sabiendo que:
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W20y f g+ Whp

: 'n»)pp;(o'y.w) (0.92) (2.4):0.6624_[Toh/m] W

Entonces: , S
30.5:3&"’.{%0_-552_41&.2 SR
- Despejando la carga viva: o
: wiva‘:.(_i’_?-_f’z;sﬂi-o’,ﬁu

El valor de 8.7136 [Ton/m] es la carga viva que



CRITERIO PLASTICO

Y para cl diseiio de una scccién ba]o criterio plésuco se tcndré quc su]ctarse alds )
siguientes hip6tesis: Cln e .

1) La seccién plana antes de la dcformacnén pcrmanecc plana dcspués dc la
deformacion. :

Colorario: Las deformaciones son proporcionales a su distancia al cje ncutroy sngucn
una ley de variacién lincal. e

2) Al llegar a su capacidad lfmitc el concreto, los esfuerzos no son proporcxonalcs a
las deformaciones y su ley de variacion no es lineal.

3) La adherencia cntre ¢l acero y el concreto es perfecta y sus dcformacnoncs son
iguales a igual distancia del ¢je neutra,

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

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

Nota: El diagrama dc csfucrzos podré tomar cualquicr forma tcérica (triangular,
trapecial, rectangular, parabdlica de segundo o tercer grado), siempre y cuando
los resultados que se obtengan de clla y de sus férmulas scan comprobables
experimentalmente,

En la actualidad cominmente ¢s utilizado el criterio pléstico, denominado también
método de resistencia dltima. Y cl dimensionamicnto s¢ hace con las hipdtesis dc
comportamicnto ineléstico, ya mencionadas.

Muevamente, corroborando con las hip6tesis antes presentadas, sc hacen los
siguientes planteamicntos, donde sc determina la forma de disciiar por resistencia dllima y
su revision.

Existen dos Reglamentos de construccién para el disefio y revision por flexion que
se utilizan, uno es ¢l Reglamento del Instiluto Americano del concreto ( ACI 318-87 ),y
¢l otro es ¢l Reglamento del Departamento del Distrito Federal cn sus Normas Técnicas
Complementsnias ( RDDF NTC-87 ).

Como ¢l ACI 318-87 cs americano, generalmente tienc especificaciones y normas que
no pueden ser utilizadas, por tal motivo sc usa en forma comin el RDDF NTC-87; aunque
cabe destacar que para su elaboraci6n se tomé como antecedente el del ACI 318-83. Por tal
motivo, es recomendable conocer los dos tipos de Reglamentos.
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Diseiio Plastico " RDDF "
En la figura siguiente, sc muestra una scecién rectangular simplemente armada (acero
de refuerzo cn tensién), y su correspondiente diagrama de esfuerzos dltimos:

Ec:0.003 ft 1
p—t o] ey

1 =R,
s S .
yl'—'l

o S Idealizacidn de
ok C WHITNEY

Y la fucrza a tensién:

T=A,f,=pbdf,

El. momento dltimo ocurre cuando la scecibn falla y sc calcula:

Mu"FRAsfy(d";) (1}

Donde:
Fg = Factor dc seguridad 6 Factor de reduccién.
Despejando A, de (1 ):
Ag= __fi_;. =pbd (2)
Fafy(d-3)

Hacicndo uso de la hipétesis (5 ):



t// cab=pbdr,

STy
_£!/ca=pat,,

Dcsﬁ;jando: o

K=0.85 si f'c.'s 250{Kgfem?].

- - L e i f*c > 250[Kg/cn?
K=(1.05 1250”): ciVSJ. fc ,,[‘i’./ ]

El momento iltimo, queda:

md
Mu=Fprdfy(d-p_2.

- m 2
HMy=Fpfy(1-EZ)bd (4}

63



Sk

.. PLy
L

M,=Fzqf!/c(1-0.5¢) bd? (5)

Las expresiones (1), (3), (4) y (5) son utilizadas para dimcnsionar la scccion, y con
la eéxpresi6n (2) se calcula ¢l 4rca de acero, son entonces ecuaciones de diseiio.

Ahora del diagrama de esfucrzos de condicién balanceada, y por tridngulos
semejantes se obtiene lo siguiente:

Ec_fctEs
c d

Despejando el vaior de la profundidad del eje neutro:

€c
EctEyg

Sustituyendo:
o= 0.003 d

I
0.003+ 4
2.1%10°

Entonces aproximadamente se tiene:

. 6000
CN e
GOOO*fy

Haciendo, nucvamente uso dc 1a hip6tesis (5 )z
c=T

Sustituyendo:
H oap=
£’ cab=pbdf,

Donde;

a=0.8c



Entonces:

t!lc 0.8c=pdt,

Despejando la cuantia de acero:
- £f/c 0.8¢c
¥
Concluyendo, se tiene que la cuantfa de acero para una seccién balanceada csté dada
como: )

11
f'c 4800
Pbalanceada=~ £, E000+£, te)
¥

‘ Siempre que la cuantfa de acero se cncuentre por abajo de este valor ( 6 ), se
garantiza una falla en el accro de la seccién. .

Y para asegurarse que la falla no sea frégil, se toma ¢l siguente rango, donde’ se
sehala que cl procentaje de acero que sc utilice debe ser mayor 6 igual del 0.75 del
porcentaje de acero balanceado y mayor al porcentajc marcado como mfnimo:

0.75p, 2 p 2 0.7_fo°
b4

Para ejemplificar la tcorfa cxpuesta, se pide calcular ¢l momento resistente haciendo
uso de las recomendaciones del RDDF NTC-87.

0.003
—d

1.9
a
a0 | 3#8 ¢ / 1 c

Ag / T
000} .. —

S0 e
Figura 12,
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Datos:
= 200 [Kg/cm“]
f, = 4200 [Kg/cm’]
=3# 8

Para calcular cl momcnto resistente es necesario emplear las hipétesis plantcadas:

Haciendo:
Donde:
Y -
| TP=ALL _pbdr
* = Entonces:
' i £/ ¢ ab=pbd £,
Despejando;
a-= p...';.;’_.d
Sustituyendo valores:
a=. 15.2 4200 (40) =15.65

(30)(a0) (0.85) (0.8) (200)
Y de la Tabla de accro (APENDICE), sc conoce que ¢l drea de acero dada tiene
el siguicnte valor: .

Ag=(3)(5.07)=15.21[cm?]

Y la expresién de momento iltimo resistente es:



My=Fg Ag fp(d-2) "
Sustituyendo:

M,=0.9(15.2) (4200) (40—3&5’9) =18.48X105(Kg-cm]=18.48[Ton m]

Ahora, empleando los datos de la seccién se puede emplear Ja siguiente expresién
de momentos dltimos:

M,=Fp £!/c bd?q(1-0.5q)
Donde:

P=+5

15.21
2 e = =0, O 8
P 736 (40 0.0126

= t}’
9=p7j-

4200
=0.0126 =0,
g-0.01268 (0.85) (0.8) (200) 0.3%

Sustituyendo cada uno de los términos en la expresién de momento iltimo:

M,=0.9(136) (30) (40?) (0.39) (1-0.5(0.39))=18.48[Ton"m]

Finalmente, s¢ concluye que 18.48 [Ton-m] cs ¢! momento ultimo que resiste la
seccion dada.
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Empleando las cspccnﬁcacnoncs dcl RDDF NTC-87 sc dischia la SIgulcntc wg,d para '
una seccién minima:

/-W= 5 ton/m

5m

~ Mmdxy. wu 2

@ ]

"].v.‘F,{guru '.:!3. o

Datos:
Pe = 200 [Kg/em?]
f, = 4000 [Kg/em?)
6 = 2400 [Kg/m’]
TMA = 19 [cm]
No incluye peso propio
Seccién minima

SOLUCION:
Suponiendo una scccién 25 x 55 [cm]

Cilculo del peso propio:
5= (0.25) (0.55) (2.4) =0.330(Ton/m]

Dnuerta*Wiva=S+000(Ton/m)

@roeaz=5.330(Ton/m)
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Célculo de la carga iltima: i -
W=F.C. eyl

.a62(Ton/m)

De especificaciones; -

f”c:O;S(.OT‘&'SrS)(ZOV 1 Jcm?]

Ademis del anélisis planteado anteriormente s¢ conoce que el momento Gitimo estd -
cxpresado como: ST FIES

MuFapfy(1-Ehpa?

My _ _pm ‘
-;d—z"pgpfy(l T) (4)
Donde: .
: Fg=0.9 Deespecificaciones

Iy
m=
f”c

o 4000 i
= =29,
m 75 9,41

Disciando una scecién minima, entonces se toma un porcentaje de acero méximo,
cs decir:

Préx=0.75pp
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_f'lc 4800
~F, 6000-f,

136 4800  _
p" 4000 6000+40600 ' 01632
Por lo tanto: " ;
R pméx=0.75(0.01632) =0.01224 .

Sustituyendo en la expresion (4):
23.319x10°

1224(29741) ") :
25d i

=d.9(o.01224j(45§p)(

93275 o oo o
d 36,133 -50.811;cm] S1l(em)

ez

A,=(0.01224) (25) (51) =15.606 [cm?}

Por lo tanto el 4rca de acero real:
Apn =2#6 + 2#8
Ag,=2(5.07)+2(2.35) =15.84 [cm?]
Considerando 4 varillas en un lecho:
b,=2(2.5+0.5)+4(2.5)+3(2.9)=24.7[cm)*25[cm}

I 1l

Figura 14,



—_ f2(5.07) +2(2.85)34
¥ 1584 _ afem
h=51+4=55{cn]
Finalmente el diseiio de una seccién minima:
55 Sl
cm
Figura 15,
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Como ya se hizé mencidn, que ¢l criterio més utilizado en la actualidad es cl pléstico;
por tal motivo para cl dimensionamicnto y revisién de sccciones doblemente armadas e Ly
T, s6lo sc presenta éste criterio.

VIGAS DOBLEMENTE ARMADAS
Dimensionamiento y revisién.

Disefio Plistico RDDF NTC.87
En la figura 16 sc muestra una seccién rectangular doblemente armada (acero de

refucrzo cn tensidn y en compresion), y su correspondicnte diagrama de esfucrzos tltimos
idealizado por Whitney.

Ec dl
—
Ce o . 1 t
A@ c : ‘Ei:(h Ci| d-2 ! A(l) i C2
] €s — 2 \ S : 4
As As, o Ay |
 E—— p—— et
o T=T, +T, @ T, R T,
]
Es
Figura 16.
Donde:
C1=£’(¢ ab -
'1_'1=Aa, Iy
Por lo tanto:
€ =T
" cpeals 1,
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También:

Y tencmos quet
Pero:
- Entonges:

; Déspcjéﬁdo: )

De aquf que:

Entonces €] momento dltimo!
a
My, = FpAgfyld-3)

Y sis
Ag=p b d

Como: 3

C1=T1

tlic ab = Bg Iy

73



Sustituyendo: . e i
7 = (pwp’ B
fileab = (pop)bdf, o

Despejando:

_ (p-p’)baty
7 7 pers
£ilcab

Ademés considerando:

Por o tanto:

My =Fap! £,(1- ) pa?

Dondec:

. .
Hy = “u. v Hy,

Finalmente el momento de una seccién doblemente armada:

My=Fg(Ag-a's) £, (d-5) +a'sf, (d-d')
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6 también:

Mu=FR(p—pl,)»f,;(}'—(-f—’—,-g-“-)-ﬂ*p’_fy’(‘l‘_%_))bdz

Teniendo: :
o 5 Ec
g | 1

R €t
) ' As /

—]

Ey
Figura 7

La cuantfa d¢ acero méaxima que se utiliza es:

Pm&x=0.75pp

Siendo:

P _dl e aso0
b g Tf, 6000+1,

Y del diagrama de esfucrzos de la figura 17, por tridngulos semejantes se obticne:

c _ a’
€c ec-e;s

Despejando ¢! valor de la profundidad del eje neutro:
c=._..__]_.

€-€'s

Haciendo:
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£'!c ab=(p-p/ybdt,

" 1 flcap
PPt ~par,

Ademis: o

e osi

; Entonces:

. ; .
lg2¥. y
elg="Y=

Tg . 2.1x10°

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

t!ed e

fy de-e's

0.75pp 2 (p-p') 2

6 también;

o_.,sf”cg_’ 4800, (., o/, Zf”c a’  asoo0
f, d G000+, %y Taooo-?,

De manera sencilla, para cjemplificar la teorfa expuesta anteriormente se expone el
siguiente ejemplo, que consiste en la determinacion de la carga viva méxima que puede
soportar la sigucnte viga doblementc armada:
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h =45 [em] f, = 2530 [Kg/em?]
d =40 [cm} A, = 1774 [cm?]
b=20 [cm] A, = 544 [cm?]
d’= 3 [om] T.=2400 ([Kg/m®]
= 475([m] Pc= 140  [Kglem’]
F.CM = 1.2
FCV= 2
i?’
. R
45 40
Ag
cm
20
Figura 8.

Cilculo del peso propio:
Wyp=(0.20) (0.45) (2.4)=0.216(Ton/m)

Como la carga iiltima est4 dada como:
w,=2C.V+1.2C.H

Sustituyendo:
W,=2C,V+(0.216) {1.2) =2C.V+0,2592

Donde el porcentaje de acero en tension es:
A
=82 _17:74 _g5 02218

P=55 *zoy (307

Y cl de compresion:
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Usando las especificaciones del Reglamento det Départérﬂentovdql Di_s;ritfo' Federal

a=(p-p’)nd
Donde:
f .
m=_7.7_"' ;
i ~flle
o fllc=0,85¢/ ¢

“Entonces: -

“a=(0.02218-0.0068) -

+5.44 (;536) (40-3) ]
otton-aj

21809897, 131(]

Considerando que:

Sustituycndo:

Mng

. (2C.V+0.2592) (4.75°)
X, B
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ESTA TESS ng D
kB
-SAUR DE {4 %LIBTEEA

'=5.6406C.V+0.7310

..Entonces:
6406C.V4+0.7320 .

;‘De,!_spc]ag_do d t:arg'? viva:
L IR _18.10-0.7310

v
¢ 5.60406

. = Finalmente la carga viva méxima que puede soportar 1a seccién doblemente armada

C.Vpax=3.08 [ Ton/m)
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VIGAS Iy T
Dimensionamiento y revisién

Disefio Pliastico RDDF NTC.87

En la figura 19 sc muestra una sececion T slmplcmcntc armada, acero en tensién, y

su correspondicnte diagrama de esfucrzos ultimos:

Asl

Figuro 19

Primeramente debera verificarse que realmente se trate dc una seccnén T entonces

se tendrén que checar las siguientes restricciones:

b < 16t+b/

b < C.A.C

o
"
&

Donde:
L = Longitud de la viga.

Y para confirmar que la seccién es una T, sc cumple:

a>t

Expresando los valores de tension y compresién, sc tienen:

C1=[”c ab
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“=Y'si se supone que:

--“Despejando:.

Ag=Ag-Af

"Por otra parte s¢ conoce que la cuantia de acero esté dada como:
Ag=pbd

Y la fuerza de compresion:
C=Cy+Cy

Sustituyendo:
c=£llc ab+A,f,

Entonces:

C=f’.(c_ ab’ip’b’c'l:;"" e

Y la fucrza de tensién: . : :
TTy+Ty -

T=A,f,+A.L,
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T=(Ag,+Ar) £y=AEy=pbdf,

Haciendo:
c=T
£!!c ab+p/bdf =pbdrf,
£/c ab=(p-p')bd£,
Despcejando:
- / b4
Ja=(p-p.) —pp—d
: i e o
Pero;
£,
n=-3
e
Entonces:
a=(p-p’)nd

Ahora, calculando el valor del momento Gltimo:
My=My +Hy,

Pero:

Mu!=FR[A,:fY(d-%) ]
; o L
My=FRlacfy(d-3))
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Sustituyendo A,, en M,

My =FRl(Rg-Ag) £(d-2) ]

Y como:
My=Hy +Hy,

Entonces ¢! momento ltimo est4 expresado como:

- a t
Hy=Fgl (Ag-Ar) £,(d-2) vAcfy(d-2)

Por otra parte se conoce:
P=P1*Pt

Despejando:
P1=P-Psr

Finalmente el momento ditimo también es expresado como:

(p-pgin
Z

My, t
37-33—1"1[ (p-Pr) (1- )+PEy(1+—=5)

Ademis, se conoce que ia fuerza de compresién en los patines est4 dada:

Cpatines=(b-b)1te! e

Y
Cf =A:fy
Donde:
Cpatines= C¢ ;
Por lo tanto:

Asfy~(b-b!)ttllc
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Entonces: -

~ Pero como;.

* Finalmente:

Por otra parte si s¢ desprema ‘ del’nervio; ‘et momento timo tendrd la

siguicnte cxpresion:

Nucvamente, y como s¢ ha realizado ¢n cada seccin se presenta un cjemplo de la
teorfa planteada. En esté ocasion se pide que sc calcule ¢l 4rca de accro de una seecién T,
empleando Ias especificaciones de] RDDF NTC-87:
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L= 745[m]
b = 28 [cm]
CAC = 120 [cm]
M, = 735 [Ton'm]
fe= 200 [Kg/lem]
f,= 4000 {Kg/em?|
l | 120 i
4
T 10
| T
1
2o
Flgura 2 0,

Verificando las restricciones de b:
b=16t+b! =16 (10) +28=188 [cn]

b=C.A.C=120(cm]

Por lo tanto rige b = 120 {em]

Cilculo dela seecién T de minimo peralte, despreciando la compresién del nenvio:

f“ct
£,

Ag=(b-b)
b4

Sustituyendo valores:
- - 0.85(200) ... 2
Ag=(120 28) e ——10=39. 10{cn?)
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Y'el peralte de la seccion:
: : ‘ ‘ d= My +£
Fnaff,{ 2
Sustifuy_cndo: )
L 7350000 oo oo
= 0.9(39.10) (4000) *2 57,‘?2[@]

Y cl drea de acero dq refuerzo;

-Sustituyendo: ;

7350000 -

- g 2,

As*gr9(a000) (57,3257 - 0L

Dc la tabla (APENDICE) de &rca de acero de refuerzo se obtiene:
Ap=d4#8 + 5#17

A5,=4(5.07)+5(3.88) =39.68 [cm?]

Ahora colocando 4 varillas en un lecho:
b,=2(4+0.5)+4(2.5)+3(2.5)=26.5[cm}

Idealizando la distribucién del acero de refucrzo como cl mostrado en la figura, se
tiene:

S5#7
s S
5 Q0 @ 4#8
55 | -8 -
10 A



Entonces el centroide del acero se encuentra en:

4(5.07) (5.5)+4(3.88) (10.5)+1(3.88) (1.55)
39.68

y= =8.43[cm] .

- Y el peralte de la seccién cs:
-h=57.22+8.43=65,65[cm)
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VIGAS SUJETAS A FUERZA CORTANTE

Para comprender las acciones de los esfuerzos; supéngase una viga con refuerzo
longitudinal suficiente para resistir la flexion, pero sin refuerzo transversal, Figura 21-a.
Bajo cargas rclativamente bajas, de tal mancra que su comportamicnto sca en ¢l rango
elastico y ademds quc los esfucrzos cortantes pucdan predecirse por las férmulas
conveacionales de Resistencia de Materiales. Los esfuerzos cortantes que actiian sobre una
particula extraida al nivel del ¢je ncutro, donde los esfucrzos normales son nulos, figura 21-
b. La resistencia del concereto a éste tipo de esfuerzo cs bastante alta, Sin embargo, i
combinacién dc los esfucrzos cortantes horizontales y verticales producen tensiones en
planos a 45° respecto al ¢je neutro, que provocan agrictamientos bajo cargas relativamente
bajas. Una situacién semcjante succde cuando también intcrvicnen esfuerzos normales
debidos a flexion.

L w__— %\j_ "u',i 357 l'b

{a) Esfuerzos cortantes

Vigoe de concreto sin refuerzo transversal
en la qudo se presenton tensionss diagonacles,

Figura 2I.

Como se ha mencionado anteriormente, una particula sujeta a unestado de esfucrzos
cortantes puro queda sometida en realidad a un esfuerzo principal de tension, de igual valor
que ¢l esfuerzo cortante, cn un plano que forma un 4ngulo de 45° con el eje de la viga.
Perpendicularmente a ese esfuerzo, actia otro de compresién que tiene igual valor que cl
primero. Esc estado de esfucrzos sc presenta en el ¢je neutro de las vigas y probablemente
ocurra algo semejante cn la zona de tensidn donde cl concreta cstd fucrtemente agrictado
por efecto del momento flexionante.

El conereto, quc ¢s capaz de admitir esfucrzos de compresion més 6 menos elevados
mugestra cn cambio muy poca resistencia a los esfuerzos en tension,

El esfuerzo cortante es peligroso por cuanto da origen a ia tensién diagonal, lamada

asi por su inclinacién caracteristica y el concreto como se ha explicado cn varias ocasiones,
casi no ofrece resistencia a esa clase de esfucrzo.
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Una forma de determinar el csfuerzo cortante en el concreto, es apartir de una
seccibn transformada rectangular.

h
d- Kdl nA,
— [0

Figura 22.

Sabemos que los esfucrzos normales estdn dados por expresion:

5 M

=27

Y lbs esfucrzos cortantes como:

Donde:
r=£’i’5§‘§ﬁ+m,(d-xd) 2
o=£‘¥3 =nA, (d-Kd)

Haciendo la siguiente relacion:

=—§-Kd+d—xd

Ol

Reduciendo términos:



Yenla Teorfa Eléstica se‘ticne-determiando:
—zjd
e} 2

Finalmente, tencmos que ¢l esfuerzo cortante en el concreto:

T =V
Entonccs:

v= v

b3d

Como medida convencionalde la magnitud de las tensiones diagonales suele tomarse

lo que se llama Esfucrzo Cortantc Nominal. Este esfuerzo se calcula por medio de la
expresion:

= VU
Vum55
Donde:
v, = Esfuerzo cortante nominal
V. = Fuerza cortante dltima que actia sobre la seccién considerada,
b = Ancho de la seccidn.
d = Peralte cfectivo.

Pero estd expresion estd fuera de seguridad; y para dar solucién a éste problema se
aplica cl critcrio pléstico, donde se incluyen factores de reduccitn, de la siguicnte mancra:

Diseiio Plastico RDDF NT'C-87
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Disefio Plastico ACI 318-87

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

Tomando en cuenta tan sélo el Reglamento, donde seiiala que debe cumplirse que:
Vg < 2 Fp baJf*
Las cxpresiones que sciiala el RDDF NTC-87 para obtencr la fucrza cortante que
toma ¢l conereto, Vg estd bajo los siguientes criterios:
Son aplicables las siguicntes expresiones si se cumple que:

8) La dimensi6n transversal, h, del clemento, paralela a la fuerza cortante no es
mayor de 70 [cm].

b) Y ademés, la relacién h/b no exceda de 6.

Para cada una de las dos condiciones anteriores que no cumpla se reducird Vg, dado
por dichas expresiones ecn 30%.

Para valuar h/b en vigas T 6 I se usard ¢l ancho del aima b
1. En vigas sin refuerzo transversal
Deberan cumplir ia relacion cluro a peralic total, Lk, no menor de §; entonces la

fuerza que toma el concreto, s¢ calculard con las expresiones siguientes:

Sip <001

Ve,=Fgbd (0.2+30p) 1.
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Sip =00t

Ve, =0. SFAbd\/f;.

Si L/ < 4; Vg sc multiplicard por:

M
3.5-2,5—-.1 >
t Vd] L

Pero sin que se tome Yy mayor que: E

1.5Fgbdyt]
En el factor anterior M y V son el momento ﬂaxlonantc y: la fuerza cortanlc: :

respectivamente, que actdan en la seccidn. R :

2. En vigas con refucrzo transversal

Para contrarrestar los agrietamientos causados por la tension diagonal se prevee a la
viga de un refucrzo transversal, esto es un agrupamiento de acero de refuerzo, llamados
cominmente estribos, los cuales s¢ pueden colocar cn difercntes formas, como se mucstra
en la figura 23.

{a) (b) (c)
Estribos verticales Estribos indlinodos Refusrzo longitudingl
do_blcdo

(d}) {e)
Estribos de dos romes Estribos de cuairo ramos
Figura 23
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Tambi€n se puedc aprovechar ¢l refucrzo longitudinal prolongindolo mas alld de
donde deja de ser necesario por flexién y doblindolo de manera que atraviese 1a zona de
tensiones diagonales importantes. Tanto los estribos como las barras dobladas pueden tener

inclinaciones entre 30° y 60° respecto al eje ncutro. Sin cmbargo, la inclinacién més
frecucnte cs a 45°,

La contribucién dcl refucrzo transversal a la resistencia a

cortantc V'u csta dada por
la expresion siguicnte:

Vlu=FR[ a,f,d{sena+cosa)
s
Donde:
) a, = Area totaldel acero de refuerzo transversal utulizado. -
f, = Esfuerzo de fluencia de los estribos.
d = Peraltc efectivo de la scecibn.
Q =

Angulo de inclinacion de refucrzo transversal respecto al cjc ncutro.
S = Separacion del refuerzo.

Y si sc desea conocer la separacion de los cstribos, sélo se hace uso dc la cxpr‘
despejandola:

a,f,d(sena+cosa)
Via

5=Fgl

Si el refuerzo cs vertical, 1a expresién de la resistencia al cortante esta dada como: -

ofyd
v/usFp( 2Y

!

De igual manera, puede ser despejada la separacién.
Si.cstd a 45° la expresidn correspondicnic a la resistencia & cortante, serd:

ylue braéa e
S

Y también puede despejarse la separacion.

De lo anterior sc desprende que la resistencia total a cortante de una secci6n de
concreto csté dada por:
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Ve=Vep+V/u

El Reglamento sucle imponer cicrtas restricciones al refuerzo transversal, las
principales de las cuales pucden resumirse en las siguicntes:

a) Las scparaciones del refuerzo transversal no deben exceder los siguientes valores:
Secparaci6n méxima:
Estribos verticales:  d/2
Estribos a 45° ¢ d
Barras dobladas a 45° 3/4 d

D) El 4rea de retuerzo transversal no debe ser inferior a:

_3.5bS

AW, T,

En cl caso de vigas T, se usaré el ancho de la nervadura b’.

Con frecucencia las dimensioncs de clementos estructurales quedan determinadas por
requisitos de flexion. El problema de dimensionamiento por fuerza cortante queda entonces
reducido a la determinacién del refucrzo transversal en secciones de dimensiones conocidas,
Sin embargo no es raro que sca la fuerza cortante la que detcrmine la seccién del elemento
por dimensionar.

En el siguicnte ejemplo sc muestra como calcular la resistencia cortante de una viga
rectangular, 1a cual tiene refuerzo transversal que consiste cn estribos cerrados de dos ramas,

AT

—

[ 1
e a cada 1O a cada 18 ¢ cado 30 60| [bag
JN YN Estribos dal #3 de dos ramas.
_.!_l;——“——o.zom
a 4m - s
Figura 24
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Datos:
Concreto:
Pec = 200 [Kp/em?]
Accro:
f, = 2800 {Kg/em’]

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

Los requisitos de refuerzo minimo se cumplen adecuadamente, ya que la seccion del
refucrzo transversal requerida para la separacion méxima especificada de 30 [cm) es menor
que la proporcionada por los estribos del #3 utilizados.

SOLUCION:

Célculo de las especificaciones y constantes:

De especificaciones, los esfuerzos:

£.=0.81'c=0.8(200) =160 [Kg/cm?]

£,=0.8£,=0.8{2800) =2240({Kg/cm?)

Contribucién del concreto:

Tomando especificaciones del RDDDF NTC-87:

L_400 ¢ 155 5
h T&5

Ag _ 10.14
a 9= - =0.00676 < O.
P*pa 1Z5) (60) 0.00 01

Entonces la fuerza cortante sc determina con la expresion:

Vep=Frbd(0.2+30p) £
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Sustituyendo:

Vcr=0.8(25) (60) (0.2+30(0.00675) 160

=6114.10(Kg]"
Revisién de las limitaciones del rcﬁxendf‘trans?ersa}l:‘

Separaciébn méxima:

60 . :
SxmgF0tem

El drea de refuerzo transversal no debe ser inferior;a;

Sustituyendo:

a, =3:5(25)(30)
Yatn 2240

=1.17(cm?] < 1.42[cm?]

Se' compard con el drea de acero de 142 [cm?] debido a que es Ja que le
corresponden a las 2 ramas det # 3.
Nota:

Se toma la scparacién maxima, que seria la més desfavorable.
Contribucitn de los estribos:

Se tiene refuerzo vertical, de tal mancra que se utiliza la siguiente expresién:
/ =avrvd
vius—g—

Como son estribos del #3 de dos ramas:

a,=2(0.71) =1.42f{cm?]
Entonces:

vy (1:42) (2:9240) (60) _ 190848
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Y se tienen separaciones de 10, 15 y 30 fem)

10 fem} 15 {cm] 30 [cm}
V'u [Kg] 19,084.80 12,723.20 6, 361.60

Finalmente, 1a resistencia total a cortante de la seccion cs:

Vo=Vep+¥iu

10 fcm) 15 [em] 20 [em]
V. (Ke] 25,10890 18.837.30 _. 1247570

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

Para claborar el diagrama de resistencia a cortante considérese que la zona donde
los estribos se encucntran a 10 [cm), el primer estribo s¢ encuentra a 5 [cm) del pafio de
apoyo, siguiendo 10 espacios de 10 [cm), lo que da 100 {cm]. Suponicndo quc 1a zona de
influencia termina a la mitad de la distancia entre el dltimo cstribo con 10 {cm] y el primero
con separacién de 15 [cm), de los que se agregan 7.5 [cm].Resulté entonces 5 + 100 + 7.5
= 112.5 {cm}. De mancra andloga pueden determinarse las zonas de influencia de las demés
separaciones.

Para separaciones dc 15 [cm], es decir 7.5 que se tomé de los primeros 15 [em] més
8 espacios de 15 fcm), es decir, 7,5 + 120 = 127.5 [cmj].

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

Finalmente el diagrama queda construfdo:
{Siguiente pagina)
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DEFORMACIONES
Signiflicado de la presencia de deformaciones.

El método de andlisis y disciio por esfuerzos de trabajo que se empleo antes de la
década de 1970, limitaba ¢l esfucrzo en ¢l concreto al 45 % de su capacidad a compresién
y los esfuerzos en ¢l acero a menos del 50% de su resistencia de fluencia. En el disciio de
los marcos estructurales y de sus secciones de concrcto reforzado se aplicaba el anélisis
eléstico y los clementos cstructurales se proporcionaban para soportar el momento de la
carga de servicio més alta a lo largo del claro del miembro. Por ¢llo sc obtenian sccciones
més pesadas y con mayor reserva de resistencia que las que se consiguen con el Método de
resistencia Gltima que sc aptica actualmente.

En la actualidad sc utilizan ¢n el disciio por resistencia concretos con resistencias més
altas que tiencn valores de Pe por encima de 460 Lgfem?; esto y el conocimiento de las
propicdades de los materiales han dado por resultado la aplicacién de factores de carga
menores y una reserva de resistencia mas reducida. Por lo anterior se disefian miembros maés
esbeltos y eficientes en los que fas deflexiones constituyen un criterio de control més
importante,
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COMPORTAMIENTO DE VIGAS SUJETAS A DEFORMACIONES

La relaci6n carga-deflexién de una viga de concreto reforzado es bisicamente
trilineal, como sc idealiza en la figura 26. Se compone de tres regiones previas a la ruptura:

Carga

.._» "Deformaciones

Figura 26.

Regién I

Es la ctapa anterior al agrictamicnto, ¢n la que ¢l miembro estructural csté libre de
grictas. El segmento de curva carga-deflexion anterior al agrietamiento, ¢s csencialmente una
ilinca recta que define un comportamicnto totalmente eldstico. El esfuerzo méiximo de
tension de la viga cs ésta regién ¢s menor que su resistencia de tension en flexion esto cs,
menor que el médulo de ruptura del concrcto. Sc pucde cstimar la rigidez cn flexion El de
1a viga, utilizando ¢l Madulo Young E, del concreto y ¢l momento de inercia de la seccidn
transversal de concreto reforzado, sin agrictar. E! comportamiento carga-defiexion es
dependicnte de fa relacion csfuerzo-deformacion del concreto, como factor importante,

Regién 11

Es una etapa posterior al agrictamicnto, cn la que ¢l miembro estructural desarrolla
grictas controladas y aceptables tanto por su distribucién, coma por su ancho, La mayoria
dc las vigas sc encucntran cn ¢sta ctapa, cuando estdn bajo cargas de servicio. Una viga
tiene grados diversos de agrictamicnto a lo largo de su claro, que corresponden con los
nivcles de esfuerzos y deflexién en cada scccidn; por lo tanto, las grictas son més anchas y
profundas al centro del claro, ¢n tanto que cerca de los apoyos de una viga simple sélo sc
desarrollan grietas estrechas.
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Reglén IIT

Es una ctapa dc agrictamicnto posterior a las condiciones de servicio, donde cl
esfuerzo del refuerzo de tensidn alcanza cl estado limite de fluencia. Se considera que la
viga ha fallado estructuralmente por la fluencia inicial del acero de tensién. Y por lo tanto
sc siguc deformando sin carga adicional, Ias grictas contimian cnsanchindose y ¢l cje neutro
se siguc clevando hacia las fibras externas cncompresion. Finalmente, se desarrolla una falla
secundaria de compresién que conduce al aplastamicnto 1otal del concreto cn la region de
momento méximo, seguida por la ruptura.
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CALCULO DE DEFLEXIONES

La cstimacién de deflexiones de vigas de concreto reforzado presenta algunas
dificultades. Generalmente las deflexiones se calculan suponiendo un comportamicnto
clastico, hipStesis de vélidez relativa ain bajo cargas no muy altas y de corta duracién. La
primera dificuitad estriba en ¢! valor del Mddulo de Elasticidad quc debe usarse. El
Reglamento del Departamento del Distrito Federal, por cjemplo, propone dos valores
extremos 3000v0c y 8000Vfc, el primero, para caleular cfectos de larga duracién y cl
segundo, para cfectos de corta duracion. Otras incertidumbres se presentan en ¢l valor del
momento de inercia que debe utilizarse, Afectan a éste la distribucion del acero a lo largo
del micmbro asi como la distribucién del agrictamicnto.

Una forma usual de tratar ¢l problema de deflexiones consiste en caleular la flecha

bhajo cfectos de corta duracién, usando un valor de Médulo de Elasticidad relativamentc
alto, por cjemplo cl recomendado por REDF NTC-87.

E.=8000Vf'c < f'c=250 {Kg/cm?)
E.=14000{f’c 2 £/c=250 [Kg/cmsupz]

La expresién general de flecha inicial estd dada como:

3
£= WL
ET

Donde:

W = Carga total.

L = Claro.

I = Momento de inercia. ] ; .

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

E, = M6dulo de elasticidad del concreto.

Pc = Resistencia del concreto,

Para porcentajes bajos de acero sc toma ¢l valor del momente de incrcia
correspondicnte a la seccién total del concreto no agrictada, y sin considerar el refucrzo.

Para porcentajes altos sc utiliza el momento de inercia de 1a seccién transformada
agrictada.
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En vigas continiias s¢ toma un valor promedio de los momentos de inercia cn las
regiones de momentos positivos y negativos.

Para cstimar la deflcxion adicional, también llamada flecha diferida, debida a 1a

permanencia de la carga se multiplica la flecha inicial por un coeficiente que recomienda
¢l RDDF NTC-87.

Flechapjpay=Flechajpiciar*Flechag;rerida

Donde:
A)Flechﬁjnicial
i
" Donde: ; :
’ .5afios
v {=1.4 " . 12meses
g=1.2 ) 6émeses
{=1.0 Imeses
Y l1a cuantfa de acero en compresion:
o= als’
bd

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

El Reglamento del Distrito Federal recomienda que no excedan cl valor de la
siguientes expresiones:
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Flechas permisibles:

Vigas
i
lecha ima=0.5(cm)+2_
F méxima [em]} 500
Donde: : .
L" = Distancia cntrc puntos de inflexién.
Voladizos
Flech =0.5 +
echapgy ina=0.5{cm] 550
Donde:

L = Longitud del voladizo,

Para aplicar 1a tcorfa antes presentada, se propone cl siguiente cjemplo; en el cual

s¢ desca calcular la deflexién de una viga rectangular.

6 Ton
l 2.6 Ton/m
V| N\ » / _t /
s ) j 65
248 448 248 [

. |
——
3Im 3 m

Figura 27
Datos:
Concreto:

fe = 200 [Kgfem?)
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Acero:

f= 4000 [Kgom']

E, = 2.1 X 10° [Kg/em?}
SOLUCION:
Célculo de constantes y especificaciones:
Modulo de Elasticidad del Concreto:

E;=8000/200 =113i37[Kg/cn-12-] .

Relacién modular:

_2.1x10°8

=0 =18.56
113137 8.5

Considerando que el porcentaje de acero de refucrzo cs relativamente alto, se mancja
como seccién agrietada. .

Momento de inercia de la secci6n transformada:

E.N. % Ix

RTTTTRAT TN
' 25

Figura 28
Y:
nAg=(18.56) (20.28) =376.40(cm?]

La profundidad del eje neutro:

2
.%‘_-nA, (d-x}=0
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Sustituyendo valores:

12.5%2-376,4(60-X) =0

12,5%%+376.4x+22584=0

x “-376 4+J:76 42-4(12 5) (-22584)
1,2 = 2(1z. 5)

Entonces: . : : o
) xrso 04[c.'m] 0.K

x2=-50'.15‘['cm]~ :
Momento de incrcia:

=_; (25} (30.047) +376.4(60-30.04)2=563758.44 [cm?]

Célculo de la flecha inmediata:

P13, swl® 13, P 5wl
1 ggEr*Ieaer Fl a8 )

38 ' 384
5 -
600 sooo . 5(26) (600)
VI ITITIY(BeTTse Ay (4 T aag ) ~0-1illem]

Célculo de Ia flecha diferida:

Nota: No se cuenta con acero a compresion.
2

A= yrsor0y 2

£a=£3(A)=0.111(2) =0.222[cm]

106



Flecha total a largo plazo:
Flechays;pa;=f1+£3=0.111+0.222=0,333[cnm)

Y la flecha admisible para una viga:

600

f, ima=0+5 =1.
maxima + 500 1.7(cm]

Entonces:

Flechasgmisibie > Flechas na

Por lo tanto la deflexi6n de la scecién es aceptada, es decir no tiene problemas de
deformaciones.

El dimensionamiento completo de vigas de concreto reforzado requicre la
consideracién de otros aspcctos ademds del de resistencia adecuada a momento flexionante
y fucrza cortante y la revisién de deflexiones. Debe de garantizarse el anclaje adecuado del
refucrzo de manera que este pucda desarrollar su capacidad en todas las secciones de la
viga, y procurar que las grietas potenciales se mantengan dentro de limitcs aceptables.
Ademis debe detallarse el acero de flexién de manera que la cantidad de acero se ajuste lo
més posible a las cantidades tedricas en distintas secciones; ¢s 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 1V

LOSASDE CONCRETO
REFORZADO



CAPITULO IV
CARACTERISTICAS GENERALES

Las losas son elementos estructurales cuyas dimensiones en planta son relativamente
grandes en comparacién con su peralte, Las acciones principales sobre las 1osas son cargas
normales a su plano, ya que se usan para disponer de superficics 1tiles horizontales como
los pisos dc edificios o las cubiertas de puentes. En ocasiones, ademés de las cargas
normales actian cargas contenidas en su plano, como cn cl caso de las losas, en las que cn
la carga vertical tienen una componente paralela a la losa; o cuando la losa actia como un
diafragma horizontal que une marcos verticales de distinta rigidez o sujetos a {ucrzas
horizontales diferentes.

Las losas dc piso son los clementos horizontales que transmitcn cargas vivas de
movimiento; asf{ como las cargas mucrtas estacionarias a los apoyos verticales de los marcos
de una estructura. Pueden ser losas sobre vigas, losas encasetonadas, losas sin vigas (losas
planas), apoyandose dircctamente sobre las columnas, o losas compucestas sobre viguctas,

Esto motiva a la siguiente clasificacién de losas:

LOSAS

a) Scguin sentido de armado:
En un sentido
En dos sentidos

b) Segin sus apoyos:
Sobre trabajo de muros
Autosoportes

¢) Seguin su continuidad:
Perimetrales
En parche
En esquina
Tableros

d) Segilin su estructura interna;
Maciza
Aligerada
Encasctonada
Fungiforme
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El estudio de cada tipo de losa implica una serie de conocimicntos que se conocen
através de las diversas asignaturas que se imparten del 4rea, por lo cual s6lo se trataran los
posibles por el programa.

Cabe mencionar que la clasificacién est4 sujeta a combinaciones entre ellas.
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) COMPORTAMIENTO Y DISENO
LOSAS ARMADAS EN UN SENTIDO

Las losas armadas cn un s6lo sentido son aqucllas que ticnen apoyo en “dos lados
opuestos, y se comportan como vigas, considerandose que la losa es una viga cuyo ancho es
la longitud del apoyo, o bien, como se hace frecuente que la losa esta formada por una seric
de vigas ¢ independientes de un metro de ancho, que sc flexionan uniformemente. Esto
permite que sc verifique la flexion s6lo en sentido perpendicular a los apoyos.

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

Figuro 1.

El diseiio de estas losas es en todo semcjante al de las vigas rectangulares y sc
acostumbra, por sencillez, considerar para cl anélisis una franja de losa de 1 fm] de ancho.
Se reduce entonces el disciio, al célculo de una viga rectangular de 100 [em] de ancho.

Las especificaciones que deben tencrse presentes en el cdlculo de las losas armadas en un
sentido, son las siguicntes:

a) Sc recomienda iniciar ¢l discfio fijando un valor def peralte que garantice que no
ocurran deflexiones excesivas, ya que esto es cl factor que suele regir el disefio. Para cllo
pucde usarse la Tabla 1. tomada del Reglamento del ACKE 318-87, la cual proporciona
espesores de losa con los que no exceden lus deflexiones permisibles, o bien puede fijarse
un espesor tentativo y calcular las deflexiones.
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PERALTE MINIMO, h

Libremente Un extremo Ambos
Elemento extremaos Voladizo
apoyada continio contintios
Losas Ls20 L24 L/28 Lo
macizas
Vigas y losas L/16 L/18.5 L2 L/8
nervuradas

Tabla 1. Pcraltes minimos de vigas y losas que trabajan en una direccién cuando no
se calculan las deflexiones y cuando las deformaciones que dichos elementos no perjudican
a clementos estructurales.

Nota: Estos valores sc aplican para concreto de peso normal y accro con limite de
fluencia f, = 4 200 {Kg/cm’}. Para otros valores de f,, multipliquense los valores
de la tabla por el factor 0.4 + 0.00014 f.
El simbolo L representa el claro.

Scgin cl Reglamento del ACI 318-87, cuando no se utilizan los coeficicntes de la
Tabla 1y sc hace un andlisis formal, ¢l claro 1, pucde tomarse como claro libre sicmpre que
no sca mayor dc 3.05 [m] y que las losas s¢ cuclen integralmente con los apayos. Si no se
cumplen estas condiciones, ¢l claro serd la distancia entre los ejes de apoyo, o bien, ¢l claro
libre més ¢! peralte total de la losa, el valor que sea menor, Y ¢l RDDF NTC-87 especifican,
al igual quc para las vigas, que ¢l claro se cuente apartir del centro de los apoyos, excepto
cuando el ancho de estos ¢s mayor que el peralte efectivo; en este caso, el claro se cucnta
a partir de la scecién que sc halla a medio peralte efectivo del pasio interior de los apoyos.

b) Uina vez determinado cl espesor total de la losa se caleula ¢l peralte efectivo; éste
se calcula restando el recubrimicnto del espesor, For una partc cf ACE 318-87 recnmienda
un recubrimicnto libre de 2 [em] para losas no expucstas a la intcmperie o no colodas
contra el suclo, como las zapatas de cimentacién. Para ¢! mismo caso ¢! RDDF NTC-87
recomienda un 1 {em] § ¢l didmetro de la varilla, ¢l que sea mayor.

) El chlculo de los momentos y las fucrzas cortantes puede realizarse después,
considerando que Ia losa cs una viga continda de un metro de ancho con carga uniforme.
Puede utilizarse cualguier método de anlisis el4stico 6 bien los coeficientes de momentos
que sc presentan en los manuales de disefio.
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d) Ya habiendo determinado ¢l peralte efectivo, d, y los momentos flexionantes, se
calcula el refuerzo necesario con las ecuaciones de flexién de vigas 6 por medio de gréficas.
Generalmente, las losas son clementos sobreforzados, por lo que se pucden aplicar las
ccuaciones correspondicntes a este tipo de elementos previa comprobacién dc que las
relaciones de refuerzo, p, resulten menores que la relacién balanceada, p,.

El refucrzo obtenido se coloca en dircccidn paralela a las franjas , o sca cn la
direcci6n del claro considerado,

En direccién perpendicular es necesario colocar también refuerzo para resistir los
esfuerzos producidos por contraccidn del concreto y por cambios de temperatura, y por falta
de uniformidad en la carga. Ya que la losa no puede acortarse libremente cn dircccion
perpendicular al claro, sc agrictarfa si no sc colocaré este dltimo refucrzo. Tanto cl refuerzo
por flexibn como cl de contraccién y cambios de temperatura, deben satisfacer ciertos
requisitos de cuantia y separacién que s¢ mencionan a continuacion:

El Reglamento ACI 318-87 establece que ¢l refucrzo de flexion y para cl dc
contraccion y tempcratura. Las relaciones, p, de estos refuerzos, deben ser por lo menos
iguales a los valores senalados ¢n la Tabla 2 y la separacién entre barras no debe exceder
de 45 fem] ni de tres veces el espesor de la losa, par ¢l refuerzo de flexisn, ni cinco veces
dicho espesor, para cl refuerzo por contraccién y temperaratura.

Tipos de acero Prin
Barras corrugadas con f, igual 0.0020
a 2800 6 3500 [Kg/em?]

Barras corrugas 6 malla de 0.0018

alambre saldado corrugado 6
liso con f; igual a 4200
[Kg/em’]

Barras con f!l mayor de 0.0018 x 420071,
4200 [Kg/em?|

Tabla 2, Relaciones de acero, p, para calcular el acero por contraccion y temperatura
segin ¢l Reglamento del ACH 318-87.

Nota: En ningiin caso p dcbe ser menor de 0.0014.
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El Reglamento cn sus NTC-87 especifica que ¢l refuerzo por ﬂcxtén sea el minimo
recomendado para vigas, o sca:

Ay 0.7\/f7 € pd
Mn f)’

El ancho b sc considcra de 100 [cm] y cl drca obtenida de csta mancra cs la
necesaria para un metro de ancho.

La scparacién del refuerzo no debe ser superior a la especificada para el refuerzo por
contraccibn y temperatura. Para este refucrzo el RDDF NTC-87 recomienda la misma drca
minima quc para otros clementos estructurales que tengan una dimensién de 1.5 [m)]. La
ccuacion correspondiente para una franja de un metro de ancho es la siguiente:

AL ___45000h
Somr ™ F, (71007

Donde:
h ¢s el espesor de la losa.

El 4rca que sc obtienc con esta ccuacién es también la nccesaria para una franja de
un metro de ancho y es aplicable a las losas no cxpuestas directumente a la intemperie, Si
no s¢ cumple con esta condicion debe duplicarse el valor calculado, La separacion cntre
barras no dcbe exceder de 50 [em] ni de 3.5h.

Adcmés, ¢} RDDF NTC-87 permite calcular el refuerzo por contraccion y temperatura
en forma simplificada usando una relacién de refuerzo, p, de 0.002 para losas no cxpuestas
a la intemperic y de 0.004 para cl caso de que si lo estén.

Por otra parie, ¢l dimensionamicnto de las losas o5 frccuenteque se caleule primero
el 4rea de acero de refucrzo por metro de ancho de losa, después elegir ¢l didmetro de la
barra, y por dltimo, se calcula la scparacién entre barras, utilizando la siguicnte expresion:

. 1004,
A-‘!

Donde:
§ = Separacidn entre barras.
A, = Arca dc cada barra.
A, = Area por metro de ancho de losa.



El refucrzo utilizado para estos clementos ticne igual importancia quc cn las vigas,
por tal motivo es rccomendable acudir a las especificaciones correspondicntes, ya sea a
detallar el acero de refuerzo a flexion, longitudes de desarrollo, doblcces, cortes de barras,
acero por contraccion y temperatura, cte.

Aungue en la prédctica se conocen detalles tipicos dcl refuerzo de losas, cabe
mencionar que no todos los casos son iguales y que sc recomicnda aplicar las
especificaciones para cada caso en particuiar.

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 conereto, como se

planteé en ¢l capitulo dc vigas.

Entonces, es vilido revisarla, tomando en cucnta ¢| valor titimo de esta fucrza V,
seca menor que ¢l valor de la fuerza cortante de diseiio, que puede resistir €l conercto sin
refucrzo por cortante.

En el caso de que la seccién de concreto no pueda resistir la fuerza cortante, debe
aumentarse dicha seccidn; ya que que por razones constructivas no ¢s posible usar refucrzo
por cortantc en estas losas.

En general, ¢l discio y revision de losas armadas cn un sentido s¢ resume cn cumplir
las especificaciones sciialadas.
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LOSAS APOYADAS PERIMETRALMENTE

Las losas apoyadas perimetralmente son aquellas que estdn apoyadas sobre vigas o
mures en cuatralados, y que por lo taato trabajan cn dos direcciones.

columna

s loso 7]

{.0sg gpoyada perimetrolmente
Figura 2

La diferencia cntre losas que trabajan en wvna direccién y losas apoyadas
perimetralmente, puede verse también en la forma que adquicren las losas cuando se
deflexionan bajo la accidn de cargas normales a su plano:

a) Las primeras sc deforman en curvatura simple

b) y Jas segundas se deforman ca curvatura dable,

Las losas apoyadas perimetralmente, tienen una caracteristica estructural importante
€n sus apoyas, y ¢s que su rigidez a flexion es mucho mayor que la rigidez a flexion de la
propia losa. Estas forman parte, cominmente, de sistemas estructurales integrados por
columnas, vigas y losas. Su comportamiento no puede estudiarse rigurosamente cn forma
aislada sino que debe analizarse todo ¢l sistema, ya que las caracteristicas de cada clemento
influyen en el comportamicnto de fos otros.

Por simplicidad, comadidad y alcance de los conocimientos es este trabajo; se trataran
las losas perimetrales camo clementos aislados,
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LOSAS APOYADAS PERIMETRALMENTE

Las losas apoyadas perimctralmente son aquellas que estdn apoyadas sobre vigas 0
muros ¢n cuatro lados, y que por lo tanto trabajan cn dos direcciones. '

‘ / columna

S E—
|

losa -

'_...'.—.--\'v

L.osa apoydda perimetralmente
Figura 2

La diferencia cntre losas que trabajan en una dirccciébn y losas apoyadas
perimetralmente, puede verse también cn la forma que adquicren las losas cuando sc
deflexionan bajo 1a accion de cargas normales a su plano:

a) Las primeras sc¢ deforman en curvatura simple

b) y las segundas se deforman en curvatura doble.

Las losas apoyadas perimetralmente, tienen una caracterfstica estructural importante
en sus apoyaos, y es que su rigidez a flexion es mucho mayor que la rigidez a flexién de la
propia losa. Estas forman partc, cominmente, de sistcmas estructurales intcgrados por
columnas, vigas y losas. Su comportamiento no puede estudiarse rigurosamente ¢n forma
aistada sino que debe analizarse todo ¢l sistcma, ya que las caracteristicas de cada elemento
influyen en el comportamiento de los otros.

Por simplicidad, comodidad y alcance de los conocimicntos s cste trabajo; se tratardn
fas losas perimetrales como elementos aistados.
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El método de andlisis de losas empleados en la préctica consiste en ¢l uso de Tablas
de Cocficientes de Momentos, obtenidas mediante alguno dec los métodos esperimentales
y précticos, basado cn uno desarrollado originalmente por Sless y Newmark.

Con respecto a este tipo de losas el RDDDF NTC-87 seiiala que pucde apllcarsc el
método, s6lo si se satisface o siguiente:

a) Los tableros son aproximadamente rectangulares.

b) La distribucién de las cargas quc actiian sobre la losa es aproximadamente
uniforme en cada tablero,

¢) Los momentas negativos cn el apoyo comiin de dos tableros adyacentes no difieren
entre si en més de 50% del menor de cllos,

d) La relacién de carga viva a carga muerta no cs mayor a 2.5 para losas coladas
monoliticamentc con sus apoyos, ni mayor de 1.5 ¢n otros ¢asos,

El dimensionamicento de losas por estc método, cstd regido principalmente por la
abtencién de los momentos flexionantes utilizando los coeficientes que sc presentan ¢n la
TABLA 4.1 dcl RDDF NTC-87. Los momentos asi obtenidos son momentos por unidad de
ancho.

Después sc calculan cl peralte y ¢l porcentaje de acero de refucrzo utilizando las
formulas de flexion, como si fucran vigas de un ancho unitario.

Refiriéndosc a la Tabla 4.1 ya mencionada sc obscrva cn clla que se incluyen
coeficicntes para losas construidas monoliticamente con las vigas de apoyo y para losas no
coladas monoliticamente, (losas apoyadas sobre vigas dec acero). Esto s¢ debe a que, en ¢l
primer caso, las vigas proporcionan una cierta restriccion a la losa contra cl giro, mientrés
que en el scgundo caso la losa pucde girar libremente.

Sabicndo también, que los momentos determinados con estd Tabla 4.1 corresponden
a franjas centrales y que si se requicren cocficientes para franjas extremas sélo basta tomar
los valores de la tabla y multiplicarlos por 0.60.

El RDDF NTC-87 sciala que hay la posibilidad de que los momentos en un borde
comun a dos tableros adyacentes resulten distintos en cada tablero. Entonces, sc deben de
distribuir las dos terceras partes del momento de desequilibrio entre los tableros adyacentes,
si éstas son monoliticos con sus apoyos, o la totalidad si no lo son. Para la distribucion debe
suponerse que la rigidez del tablero es proporcional a:
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a3

ap
Donde:
d = Didmetro de acero,
a, = Claro corto de Ia losa,

Las losas que se dimensionan con los cocficientes, ademdas deben consndcrarsc‘ :

divididas, en cada dircccion, en dos franjas de borde y una central, La dctcrmmaclén dc los L

anchas de las franjas schalados en las cn las NTC-87 sonlas siguicntes:

1) Para relaciones dc claro corto a claro largo mayores que 0.5, las franjas centrales
tiecnen un anche iguat a la mitad del claro 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 a, / 2, dondc a, ¢s ¢l claro corto y a,
ct claro largo.

Cabe mencionar que, para valores intcrmedios de la relacion, m, entre el claro corto,
a,, y cl claro largo, a,, sc interpolara lincalmente.

Cuando las losas no cumplen cstas limitaciones, c¢s necesario aplicar otros
procedimicntos u otros métodos.

PERALTE MINIMO

En cuanto al peralte minimo ¢l RDDF NTC-87 incluye las siguientes disposicioncs.
Respecto al peralte, sefiala que cl calculo de deflexiones puede omitirse si el peralte efectivo
de la losa cs por lo menos igaul al perimctro del tablero divido entre 300. Para calcular este
perimetro, los Jados discontiniios deben incrementarse ¢n 50% si los apoyos de la losa no
son monoliticos con ¢lla, y 25%, si lo son, En las losas alargadas no es nccesario tomar un
peralte mayor quc cl corresponde a un tablero con a, = 2a,. Estas disposiciones son
aplicables a las losas cn que:

fq < 2000(Kg/cm?}

< 380(Kg/m?)
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Donde. :

f, = Esfucrzo en ¢l acero cn condiciones de servcio [Kg/cm ]'-
Puede tomarse, f, = 0.6 1. :

w = Carga en condiciones de scmmo, {Kg/m?)

Para otras combinacionces de I, y w, ¢l peralte cfectivo mimmo se obtcndré con cl Gl
valor obtenido anteriormente muluphcado por: : i

1
©.034 (£ w) 3

ACERO MINIMO

Con respecto al accro minimo, se utiliza la misma cmrcsn n quc para losaq cn una‘
direccin: : L

Ao 45000h
s® I, (H+100)

Dondc:
A, = Arca minima por metro de ancho dc la losa.
f, = Esfuerzo dc fluencia del accro.
h = Peralte total de la losa.
El &rea obtenida debe duplicarse si la losa estéd a la intemperie,
Y por simplicidad puede establecer que ¢l porcentaje minimo de-acero-es:’
1, Losas protegidas a la intemperie. p,, = 0.002
2. Lusds expucsias & la intcmperie, g, = 0.004
Ademas, la separacion entre barras no debe exceder de 50 [em] ni de 3.5 h, excepto

en la proximidad de cargas concentradas superiores a una tonclada maxima serd de 2.5 d,
donde d es ¢l peralte efectivo.
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FUERZA CORTANTE

En la mayorifa de los casos, cl dimensionamicnto de losas apoyadas perimetraimente
estd regido por efectos de momentos fiexionantes, Sin embargo, es necesario revisar contra
fucrza cortante, por seguridad. Para cstos fincs, la fucrza cortante quc actda cn un ancho
unitario puede calcularse:

V,= By v
[1+(22)5)
az

Donde ¢! numerador del segundo miembro proporciona la fuerza cortante a un
peralte del pafo, scecién critica, sin considerar Ja accidn de la losa cn dos direccioncs, y cl
denominador ¢s una correccion para tomar en cucnta csta accién,

Cuando cn un tablero existan bordes contimios y hordes discontiniios, ¢l valor de V,
obtenido con la cxpresidn anterior debe incrementarse en 15%.

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

Vig=0. srkbd,/f;

Cuando sc ticnen casos cn que las losas apoyadas perimetralmente tengan que
soportar cargas lincales y concentradas y cargas en las vigas de apoyo, se recomienda
recurrir a las especificaciones correspondientes que seiiala ¢l RDDF NTC-87.
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Para ejemplificar como sc ha hecho en cada secci6n, se presenta el disciio de una
losa perimetralmente apoyada, bajo carga uniforme:

Datos:
Cargaviva, CV = 700 [Kgkem!|
Acabado del piso = 80 [Kg/ml]
Peso volumétrico del concreto = 2.4 [Ton/m’)
Factor dc carga = 14

Nota: Todos los apoyos son monoliticos con la losa y tienen 2§ [em] de ancho.
La losa no csté expucta a la intemperic. .

121



SOLUCION: .
Materiales: - et s _
' ke - Congreto: =0 .
R Pe = 200 [Kelem?)
cAceroit Uil
s = 4200 (Kglem?)

e

Constantes: -

e

Por ser:

cowaz <Y-por estd-ocasién el porcentaje de acero méximo sc tomaré como el porcentaje de
" acero balaricead ceir:

. _f'c 4800
Pmax™Po==¢ = ¥ 5000

__136 4800 _
Pnax= 3556 g300+6000 0122

Estimaciones preliminares:
Suponiendo una losa de 11 [em], entonces el peso de la losa estd dado como:

Wiosa=0+11(2.4)=0.264 [Ton/m2]

El acabado més (.02 [Ton] de carga muerta adicional:

W acap=0.100[Ton/m?}

La carga mucrta, C.M, es la suma del peso de la losa més acabados:
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carga muerta=0.364 [Ton/m?)

Y la carga viva, C.V, sc considerard como:

carga viva=0.700[Kg/m?)}

Entonces la carga de scrvicio, w, ¢s la suma de CM + C.V:

carga de servicio=1.064{Ton/m?] .~

Finalmente, la carga de disefo, w,:

Wwy=F.Cw =1.4(1.064)=1.490[Ton/

Estimacién del peralte:

Peralte cfectivo minimo, del tablero mé4s desfavorable  (Tab

g=2(375+575) .
— 360

6.33(c

Si g
£,=0.6£,=0.6(4200) =2520[Kg/cm?]
Entonces: .
2520(Kg/cm?] > 2000[Kg/cm?]
Y

w=1064 (Rg/cm?] >380(kg/cm?]

El peraltc minimo se calcula:

dpe,=6.33(0.034) [ (2520) (1064)] S =8.71[cm]

Si se supone;



rec;'zbrimiento=2'. 6£cm]’ 3y

Por lo tanto el peralte total: o
: h=10.71{cm).

Considerando:

h=11fem)

’ VRevisidn por flexién del perslte propuesto:
Se debe cumplin:
P S Pmax

Se revisard con ¢l momento negativo en el claro corto del tablero (Vi

a8 1375
m=_==2_==0.652
as 575

De la Tabla 4.1 del RDDF NTC-87 se obticne, interpolando lincalmcntc;.
K=0.0459 :

Entonces, ¢l momento flexionante Gltimo:
Hy =Kwuaf

Sustituyendo:

M,=0.0459(1.49) (3.75%)=0.962{Ton"m)

Cileulo del porcentaje de acero p, de las ayudas de discfio presentadas en el
APENDICE: :
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MR 96200 L s ga -
=S 219,63
bd? 100(72) o

De gréficas sc obticne: } N -
p=0.0057 < P4, =0.0152°"
Adcmés, supenicndo:
d=h-r-2{cm}=11-2-2=7 [em]
Por lo tanto e! peralte supuesto es aceptado por flexién.
Revisién por fuerza cortante del peralte propuesto:
La fuerza cortante méxima ocurre, ¢n este caso, en cl claro corto dél.tabll;rq v’

0.5a;-d)}w,
Vu=( 1-d)Wy

a; g
1+
(Bz)

Sustituyendo:

V= [{0.5) (3-75)-0-0711490=2497[x'g] o

3.75,6
1+53)

La resistencia de diseiio estd dada:
Vop=0.5FzbdVt c

Sustituyendo:

Vcg=0.5(0.8) (100) (7) /160 =3542(Kg]

Vy < Ver

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

Anédlisis y dimensionamiento por flexién
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. Como sc coment6 cn tecorfa,’ e}'anélisns sc referird’a una franja de.un meétrode ancho.

Peraltes efectivos:

Para el refucrzo positivo:
s

Para cl rcfucrz'oknégati\_}o': ¥ -
d=h-r-z=11-2-2=7(cm}

-“Refuerzo mfinimo (por cambios volumétricos)™ =7 ==
: . As0xy
oM F (%, +100)
Sustituycndo:

a. -__450(11)
sm 2200(11+100)

I S 2 -
=0.01062[ S8 5.
cm
En un ancho de 100 [em], ¢! 4rea de acero minima es:
2
A, =0.01062(100) =1.osz[%]

Y si se toman barras del # 2.5, a cst drca le corresponde una separacién de:

100a
s= L
Aﬂ

Susiituyendo:
' _100(0.49) _
5 T R 46f14(cm]

Y ia separacién méxima:
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" 8p4x=3.5h=3,5(11)38.5{cn] .

Spax=50[cm]
Por lo tanto s¢ usard una separacion dc 38 [cm].

. Ahora calculando los valores de:

2, Ton
wual[_T]
m

Y de:

Nota:

Sc presentan en la siguiente tabla:

Tablero 1 11 I v
Tipo De De boarde, de De borde, Interior
esquina un lado un lado
discontinuo discontinuo
a, [m} 275 3.75 2.75 3.5
W, a, 11.27 20.95 11.27 2085
afa, 0.647 0.882 0478 0.652 -

IHacicndo lo mismo para cada uno de los tableros:
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Nalar e s e T
En:lasiguicnte tabla se presentan los: momentos y separacién de varillas:

TABLA DE MOMENTOS Y SEPARACION DE VARLLAS

Cocficicnte M, s
Tablero | Momento | Claro K {Ton'm] | Momento | cm
ajustado
I Neg.bor. corto 0.0502 0.5656 0.6421 19
int. largo 0.0443 0.4992 0.5094 24
Negbor corto 0.0300 0.3380 36
dise, largo 0.0242 0.2727 38
Positiv corto 0.0284 0.3200 38
largo 0.0144 0.1623 38
11 Neg.bor corto 0.0365 0.7647 0.7085 17
inter. largo 0.0330 0.6914 0.7270 16
Neg.bor largo 0.0209 0.4378 28
disc.

Positiv corto 0.0173 0.3624 38
largo 0.0129 0.2703 38
11 Negbor corto 0.0604 0.6806 0.7886 15
inter. largo 0.0470 0.5297 0.5195 24
Neg.hor corto 0.0375 £.4226 30

disc. corto 0.0352
Pasitiv largo 0.0149 0.3966 38
0.1679 38
v Negbor corto 0.0459 0.9616 0.8823 13
inter. largo 0.0381 0.7982 0.7626 16
Positiv corto 0.0247 0.5175 32
largo 0.0132 0.2765 38
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Ajuste de momentos:

En la ﬁ@ra siguientc sc prcscn?n los momentns tedricos:

' . . ) . ¢
® l I 36 | I 30
38 : 38 o
38 19 {15 15
|3a 38 |38 38
! 24 X 24
®_ .38 . . 38
I Ie g 6
‘ 38 38
28 7113
38 38 | 32
38 16
@ | 38 38
¢

Del - 36 — Momento negativo
38—~ Momento positivo
DISTRIBUCION DE MOMENTOS

Rigidez de tableros &/ q
Tablero 1 9' 1275 2.650
Tablero 11 91375 1.944
Tablero 11 91275 2,650
Tablero 1V 91375 1944

Distribucién entrc los Tableros 1 y 1I:

El momento de deseqilibrio es:

Mdegq=0-7647-0.5656=0.1991[Ton"m]



Y el momento a distribuir:

Mdi_.,,_:é (0.1991)=0.1327[Ton -m)

Tablero Rigidez Factor

11 1.944 0.50

I 1.944 0.50
SUMA 3.888 1.00

DISTRIBUCION

I 11

-0.5656 +0.7647

-0.0765 -0.0562

-0.6421 +0.7085

Distribucién en los Tableros Il y IV:

El momento de desequilibrio: s
M4egq=0.7982-0.6914=0.1068[Ton m} - -

Y ¢l momento a distribuir:
Mdin=%(0.1068)=0.0712[Tcn-’m] L
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Tablero Rigidez Factor
II 1.944 - 050
v 1,944 0.50

SUMA 3.888 1.00

DISTRIBUCION
I v

-0.6914 +0.7982

-0.0356 -0.0356

-0.7270 +0.7626

Distribucién entre los tableros Il y IV:

El momento de desequilibrio:
Mgosq=0-9616-0.6806=0.2810[Ton"m}

Y el momento a distribuir:

-

Mz13c=(0.2810) =0.1873{Ton m] .
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Tablero Rigidez Factor
I 2.650 0.5768
v 1.944 04232
SUMA 4.594 1.0000
DISTRIBUCION
11 v
-0.6806 +0.9616
-0.1080 -0.0793
-07886 +0.8823

Distribuci6n entre los Tableros 1 y 111:

El momento de desequilibrio:
Mgosq=0-5297~0.4992=0,0305[Ton m]

Y el momento a distribuir:

My1ae=% (0.0305) =0.0203[Ton " m]

Tablero Rigidez Factor
1 2.650 0.500
144 2.650 0.500
SUMA 5.300 1.000
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DISTRIBUCION

I 111
-0.4992 +0.5297
-0.0102 -0.0102
-0.5094 +0.5195

A continuacién se presentan las separaciones tedricas, en [em), tomadas de la tabla:

. %

0.4992 | 0.5297

@ 0.5656 i 0.6806
0.9616
Ir

07647
| \

06914 | 0.7982 ‘

@
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El refuerzo en franjas extremas:

Se usard ¢l 60% del accro requerido en las franjas centrales rcspctando las

especificaciones de acero minimo y scparaciones maximas,

PLANTA DE LOCALIZACION DEL CORTE

O : : :

®

!
|
a

Nota:
Se usan barras del # 2.5
f, = 4200 [Kg/em’)
Dimensiones en fem]

Ld=30 iﬁ—\—— _ —7—%-T

‘—i‘gfk " | 50 50

134



Donde:

Se toman 80 [cm])

a
“ _2;_+__1 _d=12. 5+_»9-—49 3[cm]

275

Sc toman 50 [cm]
De cstd mancra queda disciiada la losa cn el corte mostrado.

Y sc reccomienda quc s¢ haga lo mismo para otros cortes, de tal manera que quede
definido totalmente el disefio de la losa perimetralmente apoyada mostrada al inici6 dcl
ejercicio.

135



DESCRIPCION GENERAL DE LAS ZAPATAS

El desarroll6 de estd seccion incluye tipo de cimentaciones para muros y columnas,
que son las mas sencillas y posiblcs de ser tratadas,

Una zapata es una ampliacién de la basc de una columna, de una viga o un muro,
ejecutada con ¢} fin de que las cargas quc soportan scan transmitidas adecuadamente al
terreno.

Cabe mencionar que cxisten scis tipos de cstructuras de cimentacion, y a continuacion
se describen cada una en forma general:
a) Zapatas de muros.

Estas zapatas consisten en una franja continda de losa, a lo largo del muro y de
un ancho mayor que el espesor del mismo. La proyeccion de la losa de cimentacion se trata
como valadizo cargado con la presién distribuida del suelo. La longitud de la proyeccion, se
detcrmina con la capacidad de resistencia del suclo; la scccién critica por flexion se
encucntra en el paio del muro. El refuerzo principal se distribuye perpendicularmente a la
direccion del muvo.

b)7r. '.l.l.e'.lr A3, , para I
Consisten ¢n losas rectangulares ¢ cuadradas, que pueden tener un espesor
constante o que se reduce ¢n la punta del voladizo. Se refuerzan en las dos direcciones y son

econdmicas para cargas rclativamente pequeiias o para cimentaciones sobre roca.

c) Zapatas combinadas.

Estas zapatas soportan las descargas de dos 0 mas columnus. Son neeesarias cuando
se debe colocar una columna en la colindancia de un cdificio y la losa de la zapata no sc
puedc proyectar fucra de la colindancia. En estc caso, una zapata independicnte tendria
carga excéntrica, dando lugar a una tensién aparente en el suelo de desplante.

Con ¢l objeto de lograr una distribuci6n relativamente uniforme de esfuerzos, la
zapata de la columna exterior se puede combinar con la de columna interior mds cercana.
Por otra parte, las zapatas combinadas también sc utilizan cuando las distancias entre
columnas sucesivas son relativamiente cortas, como cit ¢l caso de un corredor de columnas.
pues es m#as barate construir Zapatas cumbinadas para las columnas.

d) Zapatas en voladize o ligadas.

Estas son similarcs a las zapata combinadas, excepto quc la zapata de la columna
exterior y de la columna interior se construycn independientemente. Estdn unidas con una
viga dc liga para transmitir el efecto del momento flexionante, cl cual se produce cn la
columna exterior debido a la excentricidad de la carga, a la cimentacién de la columna
interior,
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e) Cimentaciones en pilotes.

Este tipo de cimentaciones son esenciales cuando ¢l suclo de desplante consiste de
estratos poco resistentes muy profundos. Los pilotes se pueden hincar hasta roca sdlida o
un estrato duro, o a la profundidad nceesaria dentro dcl suelo, para que la pila desarrolle
su capacidad permisible por medio dc la resistencia de friccion o una combinacién de
ambos. Los pilotes pueden ser prefabricados y por lo tanto se hincan en el suclo, o colados
en el lugar haciendo una perforacion quc después sc rellena concreto. Los pilotes
prefabricados pueden ser de concreto reforzado o presforzado. Otros tipos de pilotes se
fabrican de acero o de mamposteria. En todos los tipos, los pilotes deben contar con cabezas
de concereto reforzado en las dos dirceciones, discfiadas apropiadamente.

0y Cimentaciones flotantes o losas de cimentacion.

Estos sistemas de cimentacion son necesarios cuando la capacidad de resistencia
permisible del suelo cs muy baja hasta profundidudes grandes, lo cual hace que las
cimentacioncs con pilotes no scan ccondmicas. En este caso ¢s necesario hacer una
cxcavacion lo suficientemente profunda, para que la cantidad del suclo que se remucve sca
casi equivalente a la carga de la supcrestructura. Puesto quec cs nccesario extender la
subestructura de la cimentacion a toda el drca del edificio, sc considera que la
superestructura flota tedricamente en una halsa, Estas estructuras, son bisicamente sistemas
de pisos invertidos se requicren’en suclos que se estan consolidando en forma continda.
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CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Zapatas cuadradas o rectangulares

Cuando sc ticnc una zapata sujcta a fuerza axial y momento ﬂcxmnantc como la

mostrada en la figura siguiente:
Pu
/{\ My
G

T
T

| Czlg |

-
¥

4

A

A = Largo total de la zapata.
B = Ancho total de la zapata.
¢, ¢; = Lado de la columna.

thde:

Los esfuerzos que se presentan serdn de la siguiente forma:

u
A Y]
A
A

iy

eoe U]

Tmdx
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Cabe mencionar que sc presentaran los esfucrzos moslrados s:mprc Y. cuando la*w
cxcentricidad éste dentro del tercio medio del largo de la zapata,

Donde 1a cxcentricidad se calcula:

El comienzé de un prcdlmcnsmnamlcnto s¢ puede cmpczar calculando una érea de
la zapata, con la siguicnte expresion:

Donde:

]

Area de la zapata.
Carga axial dltima.
Capacidad ncta del terreno.

s
"o

Nota: Los valores ultimos dc las cargas s ublu_nen al: muluphcarlas por sus:
factores de cargas correspondientes.

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

De tal manera:

v lPu

Tmdx

a a
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Donde:

laco v
Py 3m6x8

Despejando ¢l esfucrzo méximo:

2P,
Omix =375

Cuando se cumple con lo mostrado en la figura:

Py

T. [ ]

A |
lA- lA_e
27¢ 2

El dimensionamicnto de la zapata puede calcularse de la siguiente forma; con apoyo
de la expresién antes mencionada, y con las condicones siguientes lo cual facilita cl
predisefio de la zapata:

Donde:

2 P
A,=2(_‘§-e)B=.§"3
n

Considerando que se desea una zapata cuadrada, entonces despejando de 1a ecuacion
anterior ¢l largo total de zapata, A:
P
Aze+ @2+ 8
9n
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Donde:
‘A=B = Largo total dc la zapata.
e = Exccntricidad dc la carga.
P, = Carga axial dltima.
q, = Capacidad neta del terreno.

En un clemento como fa zapata ¢s muy importante que se revisen 1as siguicntes tecs
condiconcs: - Ll

a} Revision por flexidn

b) Revision por penctracion. e
c) Revisién por cortante.
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REVISION POR FLEXION

Al tener una zapata sujeta a flexocompresién como la mostrada cn la figura, donde
sc sciiala la seccidn critica cuando actia ¢l momento flexionante:
Pu

_—nY

—

: Seccion crifica

u

sl | Ce
G
. N .
b
la 1
| X J

De tal menara que sc define ¢l momento flexionante dltimo con la siguiente
expresion:

Donde, la capacidad neta del terreno se calcula como:

9n=9admisible™ (Wpp, .. *Wrelleno)

1epata

Haciendo A=DB, ¢l momento flexionante que sc presenta en la seccidn critica:
Si la columna también cs cuadrada:

1 .
M“nn=§ (A-c) ZAqn
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~Y si la columna es:rectangular:

M,,""=% (A=cy) (A-Cp) A,

E! dimensionamiento 6 disefio de una zapata al igual que de cualquicr eclemento
estructural consiste cn proponer cicrtas dimensiones y revisarlas hasta que cumplan con las
especificaciones especificadas para cada caso.

De tal manera que dc entrada se propone un peralie de la seccién d.

Por otra parte, recordando el momento resistente de una seccion rectangular con
acero de refuerzo en tensidn:
Mp=FpAgf,d(1-0.5q)

Donde:

Del diagrama de esfuerzos:

I[=-
d

-a d
2
T
—
- Scsupone quer o
S e g-2=0.854
‘ Eﬁ_tbnéés: o S
’ ‘M =0:85A,F d.
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Despejando el frea dq acc}o:

A, M”ﬂ..

Y ¢l porcentaje de acero, seré:

Para que la seceibn no presente problemas por flexion debe.de cum'pljréc ques s
Mg > My : e
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REVISION POR PENETRACION

7/
7777/
-

—d/2

La revisi6n por penetracién consiste en la verifi cacnén de la transmisién de los
esfuerzos flexionantes de la columna a la zapata:

Si no existe transmision, ¢s decir que se cumple:

0.2v,d > M

Yt

El esfucrzo se calcula:

Si existe transmision: _ ;
0.2V, d: <My
El esfucrzo se calcula:

aM,
vu=vupd+#3
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Definiendo cada uno dc los términos de la expresién anterior:

Perimetro de la secci6n critica:
p=(cy+d) (2) +(cy+d) (2)

Esfucrzo de la seccibn critica:
Vu=Py~[ (c1+d) (€3+d) 1qp

Factores dc distribucidn:

gd-teud)? (cysd)d? d(cped) (cr+d) 2
" [ 3 p)

Momento iitimo actuante, M.
Y d, el peralte propucsto.

Ademdis el esfuerzo admisible estd dado como:

v=Fg/f'c

Y para que la seccidn no presente problemas por penctracion, sc debe de cumplirse
que:

v > v,
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REVISION POR CORTANTE

P
/H\Mu

| [ ]I

L
T :
5l
L L I
" A L
La forma cn que actiian los esfuerzos cortantes en la zapata es:
Donde:
A_,c
L= -(=+d
2 (2+ )

Y el cortante que se presenta cn la seccion eritica:

Ve=5-(5+d) 1Bq, (1)

Y el cortante critico resistente:

Si:
p < 0,01
Entonces:
VCR=FRBd(0.2+30p)Jr'c . (2)
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p 2 0.01

Entonces:

Ver=0. SFRBdYE’c (3)

. Y para que se accpte cl dimensionamiento, y no se presenten problcmas por cortante
debe cumplirse que:

Ver > Vo' 7.

Adcmés dc‘bcré verificarse quc cl peraltc p ,pucsto sc ha ¢l adccuado debidoaala’
fuerza cortante: SR .

Sustituyendo las expresiones (1) en (2), y despejando el peralte:

Si:

p < 0.01
Entonces d, se calcula:

d= 0.5(A-c)g,
(0-2+30p) Fpff e +q,

Si:

p =z 0,01
Entonces:

0.5(A-c)q,

d=——_ -7

F, RV £ q,
Y para que el peralte se acepte, debe cumplirse que:

d s dptopuoato
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AREA DE ACERO

El 4rca de accro requerida por ¢! momento Gltimo flexionante:
PR
“1 '0.85T ,d

El 4rea de acero requerida por ¢l momento resistente:
Mp

Ag= FRf,A(1-0.5q) pBd

Y. cl 4rca de acero minima:

A, = 0.7\/f;c Bd

uin fy

El 4rea de acero balanccada:

_f'’c 4800
As° T, 6000¢fyad
Y cl drea de acero méxima:
A, =0.754,,

Y para que la zapata quedec totalmente disenada, deberd cumplirse:
A.‘!

utn

< A5 < A,

A continuaci6n sc presenta un ejemplo sencillo, ilustrando el uso de las expresiones
anteriores; donde se pide que se diseie la zapata cuadrada de una columna sujeta a
" flexocompresi6n, como s¢ mucstra en la figura:

Datos:
4. = 5 [Tor/m’)
Pec = 200 [Kg/em?}
1, = 4200 [Kgiem?]
¢ =¢ =1|m]
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125 Ton
12.5 Ton.m

.

SOLUCION:

Caleulo del &rea de la'zapjatafi

De estd manera sc tendria:

Célculo del largo de [a zapata:
Donde:

12.5
128

o= =0.1{m]

Entonces:

A=0.1+ |o.12+.1_%§ =5.1{m]=510[cm]

Por lo tanto se toma:
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125 Ton

—/t\ 12.5 Ton.m
4,_},

L l

B c2[:|

Ci
[ .- i V‘
Lng "
A .
SOLUCION:
Célculo del arca de la zapata:
Ap= 125 225 o51em?)

De estd manera sc tendria:
A=B=5 [m

Célculo del largo de la zapala:
Dondc:

e=12-5z0.1[m)"

Entonces:

A=0.1+ ,o 12,125 125 =5.1{m}=510(cm} .

Por lo tanto se toma:
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~A=B=510(cm)

Ahora, proponicndo un peralte:
d = 30 [cm)

Cilculo del momento por flexion:

M,,m'=% (500-100)2510(0.5) =5358185[Kg-cm]

Y cl drea de acero por flexién:

A -_ 5358185 . -
78T T85(4200) (307

El porcentaje de acero:

_20-93 - .4,0035
“sTo307 0035

. Entonces:

4200

=0.0035 =0.
g 9.8(0.85)(z00y 0" 1°

Cilculo del momento resistente:
Mp=0.9(50.03) (4200) (30) (1-0.5(0.1))=5389731.9[Kg" cm]

Y como:

Mp > Mu,,"

El peralte propucsto sc acepta por flexi6n.
Verificacién de Iz transmisi6n del momenlo de ia columna a la zapata:

El esfuerzo de la seccién critica:
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“Es 'decir,:"és ésfuelzo se calcula:
' ¥ 116550 e
u” [(100+30) {2) * (100730} (2] (30) '

.47 (Rg/en?]):
.N'Cailculo del esfuerzo admisible: L
v=0. eJo 8(20) =10. 12[Kg/cm ]
como:
v o> vy,

De tal manera que s acepta cl peralte propucsto por penetracion.

Célculo del cortante en el limite de la seccidn critica:

510 100

Vy=[25- (=5~ +30)]100(0.5) =8750([Xg]

Como:
p < 0.01

Cilculo del cortante admisible:

Ver=0.8(100) (30) (0.2+(30) (0.003) Y160 28803.78[Rg] -

Y como:
Ver > Vy

Finalmente, sc acepla ei peralte propucsto,
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Revisando ¢l peralte por cortante:

- 0.5(510-100) (0,5) -, - " ‘1-29 o7[cm]

{0.2+(30) (0.0033))0. 5J160)+o 5

Por lo tanto: o
. d=29.07(cm) - = d=30(cm) |

Entonces se acepta d = 30 [em] de tal mancra quc queda disciiada la zapata por
flexién.
Revisién del acero de refuerzo:

El 4rea debida al momento flexionante:

Ag,=50.03 tcn}?] :

Y el drea debida al momento resistenter

A=0.0033(510) (30)<50.4

El 4rea de acero minimo:

_0.7/200

08.7Y200 \5146y¢3
Ao, 4200 (51; ),‘?p

El drea de acero balanceado: .

_136 4800 :
= a0 __ (51 3
5 2200 coom..zoo( 0” J

Y el 4rea del acero mﬁxzmo

Ag, =0. 75(174.86) <131- 145[cm 1

Como:
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AS.!. < Ag < A%

Por lo tanto, la zapata queda dischada y revisada de concreto reforzado; en donde |
el acero s6lo es a tensiGn,

Donde:
A =B =510 [cm]
d = 30 [cm]
Recbr. = 5 [cm)|
h = 35 [cm]
A, = 5049 [cm?] = 10 # 8

125Ton
ft\‘iz.s Tonm

‘T
As=10 #8
sol L. .. ... ]7ss
510 ._ 100
BT R
cm .
510 '
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E! chiamcmo sefiala que para zapatas de peralte mayores de 15 [cm] cl rcfucrzo
" sc:colocard en dos capas proximas a las caras del ciemento. -

Y- ademds sc tiene que considerar una cuantia do accro de rcfucrm dcbxdo a: los
cambios volumétricas que pueda sufrir e} clemento. : .
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CAPITULO V

ELEMENTOCS CORTOS
SUJETOS A FLEXION Y
CARGA AXTAL
COMBINADAS



CAPITULO V
INTRODUCCION

Con ¢l objeto de definir la resistencia de un elemento de concreto o de acero, sujeto
a la accién combinada dc carga dc carga axial de compresién y momento flexionante,
flexocompresi6n, considerdndose sdlo para clementos cortos, en los que los efectos de
esbeltez pueden despreciarse. sc supondrén conocidas la geometrfa del elemento, incluyendo
Ja cantidad y distribucién del accro de refuerzo, definida por una cicrta resistencia nominal,
f'c, y la calidad del acero, definida por su esfucrzo de fluencia, f,.

Sc puede afirmar que la carga axial de compresién P, y el moncto flexionante, M,
guardan una relacién que sc podria definir como la excentricidad, e, de la carga.

En la figura 1.a se muestra la seccién transversal de un clemento bajo la accién de
Py M, y en la figura 1-b, sc muestra un sistema equivalente en ¢l que la excentricidad vale;

P e=M/P P
-
M
P
(a} (b}

Elemento sujeto a flexcompresion

Figura 1.

Cuando en una estructura, P y M varfan en la misma proporcién en una seccibn
transversal dada, la excentricidad, e, permanece constante. Bajo estas condiciones , para una
excentricidad constante, e, si sc hace variar P cn forma progresiva, uniforme y sin impacto,
partiendo desde P == 0, ¢l valor de M varfa en proporcién directa a la variacién de P, o sca:

M=P e (1)
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Esta igualdad representa la ecuacién de una recta cn la que M es funci6n de P,y e
es:la pendiente de esa recta. En la figura 2 se muestra la gréfica de la ecuacion (1) para
- algunos valores dec e:

Principios de diagrama de interaccion

Figura 2.

Donde:
A=(P,M)
B=(P,M,)
C=(P,M,)

En la figura sc observa que limite de cada recta lo representa la resistencia del
material, ¢s decir, cuando sc presenta la falla del matcrial.

Anslogamente, sc podria escoger una seric indefinida de excentricidades, para las
cuales sc obtendrian diferentes combinaciones de Py M, desde una excentricidad ¢ = 0cn
la que la resistencia estd dada s6lamente por la carga axial P,, hasta una excentricidad tan
grande que se requeriria un valor muy pequeiio de P para lcgar a la resistencia por flexion
expresada por M, cn ¢l eje de las ordenadas. La unién de los puntos A, B, C definen a la
linca R de¢ la figura 2 como la resistencia del material, para un nimero infinito de
combinacioncs de P y M, a la que s¢ denominara diagrama de interaccidn,

Por lo tanto se concluye que un clemento puede alcanzar su resistencia bajo
innumerables combinaciones de carga axial y momento flexionante. Estas combinaciones
varian desde una carga axial méxima de tensién o compresién y un momento nulo, hasta un
.momento cn combinacién con una carga axial nula,
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Sc podrifa definir entonces al Diagrama de interaccién como el lugar geométrico de
las combinaciones de carga axial y momento flexionante con las que un clemento pucde
alcanzar un estado de csfucrzos determinado, que gencralmente cs su resistencia dltima.
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FLEXOTENSION Y FLEXOCOMPRESION EN EL INTERVALO ELASTICO
Diagrama de interaccidn

Considerando un material de comportamiento elasto-plastico como el mostrado en
la figura 3, en la que sc observa que tiene ¢l mismo comportamicnto a compresion y a
tension.

t
fy L-- compresion

1 |
1 [
1 !
iy 1
Ey &

-fy tension

Diagrama esfuerzo ~ deformacion de un materiol plasto- pldstico

Figura 3.

Para determinar ¢l diagrama dc interaccién de la seccién rectangular dela figura 4-0
cn el intervélo eléstico, cstableciendo de que cl esfuerzo méximo producido no cxceda cl
Ifmite de proporcionalidad que en este caso ¢s ¢l esfuerzo de fluencia £, figura 4-d.

r""j; fep= P/A fcm=M/S fcp+-fcm=Fy

oo ftm = M/S fep~ttm

Seccion rectangular sujeta o compresidn axial y flexion

Figura. 4.

Para una seccién rectangular sujcta a compresién axial y flexién en un s6lo plano, cl
esfuerzo mdximo se obtiene apartir de la férmula de la cscuadria, es decir:

160



(2)

iz

p
f S+
méx ‘A

Donde:

A = Arca dc la secci6n transversal. i
S = Médulo dc la seccién transversal cn el plano c: cxlén

Si sélamente actuara la carga axial P, ¢l csfucrzo méxnmo ob enc hacncndo M—D

cn la expresion (2), o sca:

Pero como: .
Despejandg P tenemos;

Y al valor dc P scra P, por ser: la carga zmal quc producc cl csfucrzo de ﬂuencm
entonces: . :

Py=fy A . (3)

Si s6lamentc actuars ¢l momento flexionante -M, el csfuerzo méximo sc obtiene de
la expresién (2) haciendo P = 0:

ki
fmﬂx:—g
Anflogamente, si:
fraz=fy
Y:
M=f, 5

A cste valor de M le llamaremos M, por ser ¢l momento que produce un esfucrzo
méximo igual al de fluencia:



" Si se dividé"amb’os’,nﬁcmlﬁos—dc la;expresion (2) entre £ “tiene: -
1=_P (M. i A
T, A g 8

Llevando esta expresién las igualdes (3) y (4), y ordenando los términos,sc obeticne:
PL.H_

Py My

1 (5)
La expresién anterior es la ccuacién de una recta que representa cl diagrama de

interaccidén para esfuerzos maximos de compresién ¢n la fibra de la seceién mas alejada del
¢je neutro. Figura 5-a, 5-b.

El diagrama dc interaccion para cfectos de flexotensién, s¢ obticne ¢n forma andloga

¢ invirticndo el signo de P a -P desde la expresion (2), lo que conduce a una ccuacion
similar:

P + =
= 1 (6)

.<
J=

La ccuaci6én (6) representa, en cl plano de cjes (M,P) en la figura 5.b, 5-a, cl
diagrama de interacci6n para esfuerzos méximos de tensién que no exceden ), en la fibra
de la seccién més alcjada del ¢je neutro.

Plpy
+1
Flexocompresion
o I > M/my
/ Flexotension
-1
(a) (b)

Diagrama de interaccion en el rango eldstico

Figura 5.
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FLEXOTENSION Y FLEXOCOMPRESION EN EL INTERVALO INELASTICO
Diagrama de interaccién
Considerese una seccién rectangutar de un material claste -plastico, sujctoa P =0

y a M diferente de 0, de tal modo que la scecifn estd totalmente plastificada como se
observa en la figura 6.

ty
-——t
|
§ ;q M h/2
b ( €
N\ . - T h/2
'

-y —— H
- b 1y
Seccioh rectangulor, sujeta sdle ¢ flexion.
Figura. 6:

Por equilibrio de fuerzas horizontalces, sc ticne:

_m bh
C—T_z.fy

Y por equilibrio de momentos respecto al eje prineipal de la secei6n;
h_nh

M=C_2. =T5
Sustituyendo ¢l valor de T o C:

.._bh?
He I,

Este valor de M es ¢l que sin actuar P, origina la plastificacién de la seccién, por lo
que sc denominara M

2
MP=£’_:’_.fy (7
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La relacién que existe cntre cste valor M, y ¢l momento M, para el cual inicia la_
fluencia del material en la fibra mds alcjada dei eje necutro, sc obtienc diviendo la ecuacion
(7) miembro a micmbro entre la ccuacién (4).

2
M, bh fy

B Y
s

M

Reduciendo términos:

2
g2 bh
6
- Por lo tanto;
Mp_ 6bh?
My abn?
De donde:
2
Mp=3 My (8)

La expresion (8) significa que ¢l momento flexionante que produce la plastificacidn
total de Ja seccidn vale una vez y media el momento para ¢l cual sc inicia la fluencia de la
seccion,

Ahora considerando una scccién rectangular sujeta & flexocompresién de tal modo
que la seccién sc encuentre completamente plastificada.

P, L
T g "
e c h/2
m
h N T TN D
l P l m e
| T a
f——e Pf—"‘l
b y

Seccidn rectangular plaostificada,sujeta o fiexocompresion.
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Del diagrama de esfucrzos por equilibrio de fuerzas horizontales:

- -En 'g_ionde: e

“Por lo tanto:

Y por cquilibrio de momentos: - e g
‘ M=C(h-a)=T(h-a)

Entonces:

Mea b r,(h-a) . .(10)

Tomando en cuenta que:

“ho
a=z-m

Y sustituyendo en (10); .

H=(B-mbeyin-(2omy )

Reduciendo términos;
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bfyh -bfym

Muitiplicando y diviendo por Gel pnmcr término del segundo micmbro se ticne:

fls’)fﬁ) “beyn?
M=%.b.%jfy-bfymz

chofrpg: _—
s;’%: B

 Entonces: .

3 ':‘f iy 2:‘,
gty
- Por-la cxpresion (4):

3y 2
M-Euy b L ,m

Sustituyendo cn esta ccuacién el valor de m:

br . p?
M=3My-._y_?_2
2 apiry

y=2u, - P2 (11)
2 ¥ 3bf, .

“'Diviendo ahora cada micmbro entre M,z .
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: 'V-Lé'}gualdad (12) es la ccuacién del diagrama de interaccién de la seccién supucsta;

la parte del diagrama en ¢l primer cuadrante corresponde a puntos de flexocompresién, los
del cuarto cuadrante son dc flexotensi6n.

] \ P/Py

+Py +]
Compresian

o /1?/2 My M o
~Py Tensidn -1

Diagrama de interaccién de una seccidn reciongular 1otalments plastificada.

Flexocompresidn

M/M
3/2 y

Flexotension

Figura 8.
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FLEXOCOMPRESION EN ELEMENTOS CORTOS DE CONCRETO REFORZADO

En csté scccibn sc prescntan los procedimientos para determinar la resistencia de
clementos cortos de concreto reforzado sujctos a flexocompresion, en los que no se tiene
problemas de csbeltez. Para tal efecto se dan de apovo las hipdiesis que marca el
Reglamento de construcciones para ¢l Distrito Federal que a continuacidn se describen:

HIPOTESIS PARA LA OBTENCION DE RESISTENCIAS DE DISENO

A) La distribucién de deformaciones unitarias longitudinales en la seccidn transversal
de un clemento ¢s plana,

B) Existe adherencia entre el concreto y el acero de tal mancra que la deformacion
unitaria del acero cs igual a la del concreto adyacente.

C) El concreto concreto no resiste esfuerzos de tension.

D) La deformacién unitaria del concreto ecn compresién cuando se alcanza la resistencia
de la seccion es 0.003.

E) La distribucién de esfuerzos de compresién en ¢l concreto cuando se alcanza la re
sistencia es niforme, f™c, en una zona cuya profundidad es 0.8 veces la del cje
neutro, definido éste de acuerdo con las hipStesis anteriores. El esfuerzo ¢ se

tomaréa:
£''c=0.85f"c si  f* < 250(Kg/cm?)
L= _f'c . : . 2
f''e=(1.08 1250)1’ c si £'c > 250{Kg/cm*)
En donde:

frc=0.8f'c

F) El diagrama esfuerzo-deformacién unitaria del acero de refuerzo ordinario, sea o no
torcido en frio, puede idealizarse como se muestra en la figura 9, cn Ia que E, es ¢l
médulo de elasticidad del acero.
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S Es=fy _/,EY

Ey =0.002

Diagrama esfuerzo deformacion unltarlo

 Figura 9.

Para determinar la resistencia de disefio, Py, My, ¢l mismo Reglamento especifica que
la resistencia directa obtenida con estas hipdtesis, deberd reducirse aplicando un "factor de
reduccion de resistencia®, Fi.. Los clementos mecénicos dltimos, P,. M,. que resuitan de
multiplicar los clementos mecénicos obtenidos de un andlisis cstructural por su
correspondiente factor de carga, no deben exceder los valores de las resistencias de disefio,
es dccir:

Py

(1Y

Pp y My € Mp

En flexocompresion, el factor de reduccidn, Fy:
Sc tomaré igual a 0.85, cuando ¢l clemento falle a tensién.

Se tomaré igual a 0.75, cuando ¢l elemento fafle a compresion,
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DIMENSIONAMIENTO Y REVISION DE ELEMENTOS CORTOS DE CONCREIO
REFORZADO SUJETOS A FLEXOCOMPRESION

Diagramas de interaccidn,

Para conocer la resistencia de una seccién cualquicra, bajo la accion combinada de
carga axial Py momcento flexionante M, uno de los métodos mds pricticos cs cl uso de
diagramas de interaccion cn condiciones de resistencia, cuyo principal empleo es cuando la
seccion se ve sujeta a diferentes condiciones de carga, cs decir, diferentes combinaciones de
PyM

La determinacion del disgrama de interaccion de una seccidn cualquicra cs muy atil:
sin embargo, csc diagrama s6lo serfa aplicable a csa seccidn en particular y cualquier
variacién en dimensiones o refucrzo obligarian a trazar otro diagrama de interaccion. Para
aliviar estos inconvenicntes, el Instituto dc Ingenieria de la Universidad Nacional Autdénoma
de México, ha claborado unas gréficas para disciar columnas cortas de conereto reforzado
para las familias de sccciones mds usuales, tales como las rectangulares y las circulares. En
dichas graficas se mancjan valores variables de dimensiones, refucrzo, excentricidad de la
carga, resistencia de concreto y esfucrzo de fluencia del acero.

Un diagrma tipico para una scecién rectangular con accro de refuerzo uniformemente
distribufdo en las cuatro caras opucstas y sujeta a flexocompresion simple. Sc presentan
términos dc R y K que son pardmetros adimensionales que cstdn en funcién del momento
flexionante Gltimo, M,, y de la carga axial dltima, P, respectivamente. Para ¢l caso descrito
R y K sc cvalian con las siguicntes expresiones:

Mu
Fpohlf! o

Py
K=
FRbhf7 Te

Donde:
Fy = Factor de reduccién de resistencia.
b = Dimensién perpendicuiar al plano de la flexién.
h = Dimensi6n paralela al plano de la flexion.

La excentricidad, e, de la carga respecto al eje central de la seccién sc mide siempre
paralela a la dimensién h; y q es un pardmetro adimensional que est en funcién del drca
de acero:
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transversal de la columna:

Sicndo A, cl arca de acero de refuerzo.

En el discio por flexocompresién mediante estas graficas, se debe scguir el
procedimiento de disciio por resisiencia Gltima o de diseno pléstico; de manera que, para
obtener los clementos mecdnicos tltimos M, P, que intervicnen en ¢i uso de las gréficas,
los clementos mecénicos obtenidos del anélisis bajo cargas de servicio deben multiplicarse
por los factores de carga correspondicates. Conocidos M, y P, la determinacién del drca
de acero de refuerzo, A, se hace caleulando Jos pardmetros R, K o e/h y mediante Ta grafica
sc obtiene q, valor del cual se puede despejar A,

En ¢l caso de revision de una seccién de concreto reforzado, que se presenta cuando
sc conocen las dimensiones de la seccion, el drea de accro de refucrzo y la resistencia a
compresién del concreto, sc pretende determinar el momento flexionante resistente, My, y
la carga axial resistente, P, para na relacion e = Mg / Py conocida. El proceso consiste en
calcular q y e/q. La intersecciOn de estas dos curvas define los valores de R y K sobre los
cjcs de las abscisas y de las ordenadas, respectivamente; entonces se despejan los valores de
M, y P, quc cn este caso son 1os elementos mecénicos dltimos que la seccién es capaz de
resistir y los cuales serdn My y Py, respectivamente.

A continuacién sc presenta el uso de los diagramas de interaccién, cn donde se pide
determinar la carga axial resistente y ¢l momento flexionante resistente de la seccién de
concreto reforzado que sc mucstra:

Datos:
Concrelo:
f'c = 200 [Kg/lem’]
Acero:
f, = 4000 [Kg/em]
A, 10#8
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l 35 l
Figura 10,

'-SOLUCION:

o ,'Célculo dc los pardmectros de resistencia:

£'c=0.8f£'c=0. 8(200)-160[kg/cm2
Como: _
f*c < 250(Kg/cm?)
£/1c=0.85r°c=0.85(160) =136 [Kg/cm?)

Por tratarse dec un caso de revisién sc calculan los pardmetros q y e/h:

El 4rea de acero:

Ag=10(5.07)50.7(cm?]
“Entonces ¢l porcentaje de acero de refuerzo, p:
A
P=55

Dondc
5 [cm])
0 [cm]

th e

ll Il
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_'50.7

p—ﬁ(_SO—)EO '-93897;',
El pardmetro q:
q;é4§¥4
B £ c
Sustituyendo; K .
o B 4000 o
=0.,02897 =0.852
2 36 %0
Y la relacién e/h:
e_25_
55595

Para determinar que grafica usar se requicre la relaci6n d/h, en la que d es la
- distancia entre Jas varillas a tcnsidn y h fa fibra a compresién més alcjada del eje principal, - .
ash Bl

d_4a5_
FEg 00

De grificas (APENDICE) sc obticne en la interscccién de las lincas eh y g
calculadas, los siguicntes valores de Ky R:

K=0.76 vy R=0.38

Obsérvese en la misma figura que ¢l punto defindo por:
K = 0.76 y R= 038 cac cn la zona de falla por compresién, por lo que Fy = 0.75,

Despejando sc obtienen M, y P, respectivamente, a los cuales, por tratarse de un caso
de revision se llamar4dn M, y Py; asi que:

E! momento flexionante resistente:

Mp=RFpbh2f!!

Sustituyendo:
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Mp=(0.38) (0.75) (35} (502) (136) =33.9;sxlos[ﬁg-zﬁj’=3‘5k.915'['.t'c‘:n-:m]

Y la carga axial resistente:

Pp=KFybhrllc
Sustituyendo:
PR=0.76(0.75) (35) (50) (136

Y por dltimo verificando que la rclac:én Mn / l?R !
di6 como dato: T

_Ma_33.915

"5 =3z -0-25(m)=25(ca}

Por Io tanto ¢l momento flexionante resistente de la seccion ¢s:
Mp=33.915(Ton m}

Y la carga axial resistente:
PR=135,66(Tony "
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FLEXOCOMPRESION BIAXIAL

En ¢l caso dc flexocompresion biaxial, ¢l diagrama de interaccion resulta ser una
superficic dc 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 relacién fija entre los momentos adimensionales en las dos direcciones,

R,/R,

ey

Superficie de falla en {res dimensiones.

Figura Il.

El Instituto de Ingenicria de la U N AM ha claborado graficas para valores de --
R, /R, = 05 yde R /R, = L0, ademds si sc toma en cuenta que ¢l caso de
flexocompresién en una direccién corresponde a R,/ R, = 0, se tiene tres cortes verticales
a la superficic de falla, con lo que se puede cubrir, con una aproximacién aceptable, todos
los casos mediante interpolacin lineal.

Sc obticne:



MU
Ryse——tgr—
Fpbh%t!/c

Considerando una scccién rectangular cualquiera de concreto reforzado sujeta a
flexocompresién axial:

-
fod
>

Pu

Q
[o]

ey

o
)

(]
1
(o]
1
~0=----~--0

1
1
x

!

- Figura 12 .

De donde se obtienc:

"My =Py 8,

l‘f,,'=Pu ey -
Ademis:
R H, o~
X Fpb2nt e -

Mu
Ry= L (B)
¥ Fabh?t e
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Como s¢ debe cumplir que:

Bxca.0
Ry

Entonces, R, estd asociado al menor de ambos momentos adimensionales, siendo ¢l
ptano de estc momento perpendicular al cje Y. ¢l diagrama de interaccién para
flexocompresion biaxial sc sclecciona con la relacién d/b, donde b ¢s la dimensi6on de la
columna en la dircecion de e, y d es ¢l peralte efectivo en la direceidn de b; usualmente,
cn la préctica, b ¢s cl lado menor de la seccion, sin cmbargo, puede ocurrir que b no
coincida con cl fado menor, basta que con la posicion supucsta de los cjes X y Y se cumpla
lo siguiente:

e,/b

e_ﬁy/ $s1.0

Esto s¢ demuestra si se divide la ecuacién A entre B:

R, MyFgbhif'/c

—_— £1.0
T F e e
R Mu'Fszhf c

Yy

Pero:

My =Py ey

My =Py e,

‘Entonces:
: Ry PueyFgbh?f!!c

R, Por.bint e
Ry pye, Fpb*ht'/c

<1.0

Finalmente:

R, eyh
— €1.0
Ry &b

Se realizard a continuacién un clemplo sencillo, en ¢l cual se pide que se caleule
mediante el uso de diagramas dec interaccidn para sccciones sujetas a flexocompresién
biaxial, la carga ultima quc puede resistir la siguicnte scecién rectangular de concreto
reforzado:
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Datos:”
Concreto:
fe = 250 [Kg/em?)
Acero:
, = 4000 [Kg/cm?]

Son 12 varillas dct # 8, A, = 12 (5.07) = 60.84 [cm’]
Excentricidad en el eje X, e, = £2 [em]
Excentricidad en el ¢je Y, ¢, = 32 [cm]

y
ex Pu
éI . .3- . Gy
. ! .
50 138 +-- x
S & &
GI cm
Wl K

Figura 13.
SOLUCION:

Cilculo de las constantes;

f£*c=0.8f£"¢=0.8(250) =200 < 280([Kg/cm?)

£/1c=0.85£=0.85(200}=170[Kg/cm?]

De la scceién se conocen: .
b=30[em]"

df-z4[fcm1
.h=50{cm).
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" Haciendo: - -

Sﬁ‘sutuycndp:

Como:
0.625 < 1.0 si se cumple

Emplenado las gréificas para acero uniforme con:
f, < 4200 [Kgem'}

Para:

db =08

Y con:

R/R, = 0.625
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Sc obticne K para R/R, = 0.5 y para RyR, = 10 y posteriormente sc intcrpola,

K g-0.95 R L
/h=0.64 A-095
ey n =0 e /h=0.64
K=032 |- =0250 __
/ \ Ry / \ Ry
Falla por compresidn Falla por compresion
Figura 14 .
Intcrpolando para R,/R, = 0.625:
K=025+x
Rx/Ry

05 0.625 10

Interpolacion
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De }nﬁgur 1 scob icr

Dcspcjando x NS P A :
£2(032-0.25)(1.0-0.625)
= (10-05)

£ 007)(0375) o 0o
035

Sustituyendo:
' K=0,25+0.052=0.302

Por lo tanto, la carga iltima que pucde resistir la seccidn es:
P, =KF bhf'c

1.",=(0:302)(0.75)(30)(50)(170) =57 758[Kg]

P, = 57.76[Ton)
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DIMENSIONAMIENTOQ DE MUROS DE RETENCION
Caracteristicas Generales

Los muros como ya s¢ ha mencinado, son clementos estructurales més empleados en
las construcciones por ¢l hombre. Las solicitaciones a quc se ven sometidos con mayor
frecucncia son:

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

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

¢) Y a flexiones.

En los muros de retencidn la flexion producida por cargas laterales debe ser
absorbida por el muro flexionado alrededor de su eje de menor momento de increia, lo que
en ocasiones obliga a reforzarlo.

Dependiendo del tipo y 1a intensidad de las cargas a que estardn sometidos podré
scleccionarse el material para fabricar los muros, los refuerzos que deben usarse y la forma
en que deben apoyarse para que scan capaces de resistir dichas cargas.

Los materiales empleados cominmente son:

I. Piedras naturales, junteadas con mortero.
1I. Piedrag artificiales, como bloques de concreto, junteados con mortero.
111 Concreto simple o reforzado, colado en sitio o prefabricado.

Los elementos de retencién son muros disciiados con el prop6sito de mantener una
diferencia de niveles de un suclo a ambos lados del muro. Debido a las condiciones a que
estédn sometidos dichos elementos, se gencraran fuerzas actuantes que sc¢ deberén cuantificar.
Una de las fuerzas de mavor importancia es la que ocasiona ¢l nivel més alto del terreno
sobre ¢l muro; dicha fuerza sc denomina Empuje Lateral del Suelo, que en esti seccion no
se verd la determinaci6n de éste, ya que lc corresponde a las asignaturas del 4rea de
Mecénica de Suelos hacerlo.

Con ¢l objeto de visualizar con mayor claridad en ndmero, la dirceci6n y sentido de

las fuerzas actuantes més importantes que actidan sobre los muros de retencién, conviene
moslrarlés en un diagrama de cuerpo libre:
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Fuerzas actuantes yresistentes en un muro de retencion.

Donde:
W, = Peso propio dcl muro.
EH, = Fuerza horizontal del relleno contra el respaldo del muro.
EH, = Fucrza horizontal del terreno contra ¢l frente del muro.
N = Reaccién normal del terreno.
W, = Peso del relleno que sc cacuentra sobre ¢l respaldo del muro.
Fy = Fucrza de friccidn, generada entre la base y ¢l muro al oponerse éste

al deslizamicnto.

Cabe mencionar que las fuerzas antcriorcs s6lo son las més importantes que
intervicnen en el disefio del muro, existen otras que en su importancia depende casi
exclusivamente dc las condiciones del lugar donde se desplante ¢l muro, tales como: las
sobrcecargas actuantes del relleno, fucrzas de filtracién y otras debidas al agua,
sobrepresiones ccasionadas por ¢l agua, vibracién, impacto de fucrzas, temblores, accién de
las heladas, expansiones por cambio de temperatura y humedad del terrreno, etc.

Las fuerzas horizontales del terreno sobre ¢l respaldo y sobre ¢l frente del muro
dependen del tipo del suclo. Por lo tanto ¢s necesario vatuar las fuerzas que ocasiona el
terreno sobre los elementos de soporte. Y existen varios métodos para determinar ¢l cmpuje
de tierras, como son:

a} Teorfa de Rankine

b) Teoria de Coulomb

¢} Método de Culmann

d) Método Scmicmpirico de Terzaghi

La descripeion de los métodos ¢s realizado en, como ya se dijo, en asignaturas de
Mecéinica de Suclos.
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ANALISIS DE ESTABILIDAD DE UN MURO DE RETENCION

Con cl objeto dc poder garantizar la cstabilidad de un clemento de retenci6n, debe
cfectuarse la revisién para las siguicntes condicioncs:

1. Revislén por volteo
Haciendo un diagrama de cucrpo libre que involucre la reaccién de suclo que
descansa sobre el respaldo del muro que se encuentra limitada por la vertical que para por
cl pie dcl mismo elemento de retencién.

Esquema simplificado de las fuerzas que intervienen en el
andlisis por volteo de up muro de retencidn

Donde:
E, = Empujc del terreno.
W, = Peso propio del muro.
w = Peso de la porcién del relieno.
N = fuerza normai.
= Fuerza de friccion,

Considerando que el muro gira alrededor de un cje que pasa por ¢l punto O. En
estas condiciones 1a base del muro se levantard sobre un plano horizontal, teniendo como
punto de apoyo exclusivamente ¢l punto ©; en este caso la reaccion normal N se desplazard
hacia estc punto. En cstd condicién ¢l muro se cncontrard en una situacién de equilibrio
inestable; para que esto ocurra, debemos buscar ¢n el momento resistente, Mg, sca mayor
que ¢l momento actuante, M,, por locual s¢ define ¢l factor de scguridad F.S como cl
cocficiente entre el momento resistente y el momento actuante:
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Igualdad que debe cumplirse ¢n un muro de retencion,

Nota:
El momento resistente s la suma de los momentos ocasionados por las fucrzas
quc impiden ¢l volteo del muro.

El momento actuante ¢s la suma dc los momentos ocasionados por las fucrzas
cuyas acciones tienden a provocar ¢l volteo del muro.

2. Revision por deslizamiento )
La fucrza de cmpuje que ocasiona cl relleno tiende a deslizar el muro sobre ia
superficic del terreno; la oposicidn al deslizamicnto del muro s ocasionada por la rugosidad
existente cntre la superficie del suclo y la base det muro.

Para lograr la cstabilidad dcl muro en cuanto a un posible deslizamiento sc debera
provocar que las fuerzas resistentes, F,, scan mayores que las actuantes, F,. Se definc el
factor de scguridud F.S como la reaccidn existente entre la fucrza resistente y la fucrza
actuante.

Por lo tanto, la condicién para garantizar el cquilibrio del muro cs:

Fp=F.§ x P,

3. Revisién de los esfuerzos internos

Las fucrzas mencionadas antcriormente ocasionan esfuerzos sobre ¢l elemento de
retencion, cs condicién necesaria que los esfuerzos provocados scan sicmpre de compresion
debido a que ¢l muro no cstd diseiado para resistir esfuerzos cn tension y, ademds, no existe
adhcrencia entre la base det muro y ¢! terreno, Esto hecho se garantiza haciendo pasar la
resultante de las fuerzas por el tercio central de la scecin transversal del muro, ya que éste
corresponde al Nicleo Central. Esta revision se debe realizar tanto en la base del muro
como cn diferentes sceciones a 1o largo de él

Nota: En la siguiente pégina se presenta un scccién transversal y la planta de un
muro de retencion,
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NN Elevacion

Resultante

Empuje
Peso proplo — |

b/3 b/3l b/3

Limite del ndcieo central

-
b
1 |
Limites del e I Pionia de lo base
* nucleo central 1
1,1

l blalb/3 'b/3

3. Capacidad de carga del torreno

Los esfuerzos provocados en un muro de retencion no deben exceder los esfuerzos
permisibles del terreno sobre ¢l que sc desplanta.
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INTRODUCCION AL DIMENSIONAMIENTO DE ELEMENTOS DE CONCRETO
PRESFORZADO

Preesfuerzo significa la creacion imencional de esfuerzos permanentes en una
estructura, con €l objeto de mcjorar su comportamicnto y resistencia bajo diversas
condiciones de servicio.

El presforzado se aplica al accro o al concreto, donde su objetivo ¢s doblc:
primero,inducir deformaciones y esfucrzos deseables en la estructura; segundo, equilibrar
las deformaciones y esfucrzos indeseables. En el concreto presforzado, el acero se prealarga
con cn el fin de evitar un alargamicnto excesivo bajo la carga de servicio, mientrés que cl
concreto ¢s precomprimido para cvitar grictas bajo ¢l esfuerzo de tensién, Asi se obtienc
una combinacién ideal de los dos materiales, La utilidad basica del concreto presforzado casi
es autocvidentc, pero su amplia explicacién dependeri finalmente del desarrollo de nucvos
métodos de disciio y cjecucion, los cuales realzaré finalmente su economia con relacién a
tipos de cstructuras convencionales.

Una dc las mcjores definiciones del concreto presforzado es la del Comité de
Concreto Presforzado del ACI (Amcrican Concrete Intitute).

CONCRETO PRESFORZADO

Concreto en ¢l cual han sido introducidos esfuerzos internos de tal magnitud y
distribucién que los esfucrzos resultantes de las cargas externas dadas se equilibran hasta
un grado descado. En micmbros de concreto reforzado se induce, cominmente, ci
presfuerzo dando tensi6n al refucrzo de acero,

Con respecto a los elementos presforzados ¢l Reglamento del Departamento del
Distrito Federal en sus Normas Téenicas Coinplemicntarias do Diseio de Estructuras de
Concreto Reforzado sciiala lo siguiente:

En la fabricacion de clementos presforzados sc usard concreto clase 1, y sélo sc
permitird el uso de tendoncs adheridos.

En todo elemento de concreto presforzado deben revisarse los estados limite de falla

y los de scrvicio; y también sc tomerdn en cuenta las concentraciones de csfucrzos debidos
al presfuerzo.
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total.

Ademis, seiiala que un clemento pucde ser de prchucrzo. pa,’rcial__‘o dc pr(;gfucrio

Y para definir cada uno, se debe calcular el mdlcc de prcsfucrzo.

Af

Px—f;.m“

I

Donde:
A, = Arca de acero presforzado.
A, Arca de acero ordinario.
= Esfucrzo en ¢l acero presforzado cuando alcanza la rcsnslcncna

f, = Esfucrzo de fluencia del acero ordinario.

El presfucrzo cs total si:
I, estd comprendido de 0.9 a 1O

El presfuerzo cs parcial si:
i, estd comprendido de 0.6 3 0.9

A continuacién sc schalan cn forma gencral la de revisidn de los estados limite de

falla y de servicio; cn donde sc tendrd quc revisar al clemento para las difcrenies
condiciones de carga:

REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE DE FALLA
a) Flexion y flexcocompresién

b) Fuerza cortante
¢) Pandeo debido al presfuerzo

REVISION DE LCS ESTADOS LIMITES DE SERVICIO
Para clementos con prefuerzo total:
n) Esfuerzos permisibles en el concreto

b) Esfucrzos permisibles cn ¢l acero de presfucrzo
¢) Deflexiones
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Para elementos de presfucrzo parcial:

a) Esfuerzos permisibles en el concreto

b) Esfuerzos permisibles en el acero de presfuerzo
¢) Deflexiones

d) Agrictamiento
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CAPITULO Vi

APENDICE



CAPITULO VI

FACTOR DE CARGA
El factor de carga s ¢l valor que toma en cuenta la variabilidad de las cargas.

En cl Disefio Eldstico sc aplican los valores admisibles para cl discfio, es decir los
calculados cn el proceso de anélisis.

Sin embargo para ¢l Disciio Pldstico sc emplcan valores sltimos de disciio; asi para
cllo el ACI 318-87 schala lo siguicnte:

Para cargas pcrmancntcs y variables (Muerta y viva):
V=14D+ LTL

Para cargas permancntes y cventuales (Mucrta y viva):
V=075(14D+ L7L + 17w

6 también:
V=09D+ 13w

Con respecto a estos factores de carga ¢l RDDF NTC-87, subraya:

Permanentes y variables (Mucrta y viva);
Si no hay aglomeracion:
FC=14

Si hay aglomcracién:
FC=15

Permanentes y cventuales (Muerta y viva): ’
Con acciones o fuerzas favorables a la estructura:
FC=11

Ninguna accidn;
F.C=909

101



FACTOR DE SEGURIDAD
El factor de scgurldad es la relacion que existe entre la carga que causa cl colapso: :
y la carga de scrvicio.
Para ¢! Diseiio Eldstico:
Permanentes:
Concreto = 2.2; (. = 045 P

Acero = 2,03, = 0.50f,

Permanente y cventual:
Concreto = 150

Acero = 1.33

- Para valores dltimos del ACI 318-87, sc tiene:

Flexi6n:

® = 09
Cortante y torsién:

& = 085
Columnas zunchadas:

o =075
Columnas con cstribos:

¢ = 0.70
Aplastamiento:

o= 0.70
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Mientrés que ¢l RDDF NTC-87:

Flexion:” '

Fg = 0.90
Cortante y Torsion: :

Fy = 0.80
Columnas zunchadas:

Fy = 0.80
Columnas con estribos:

Fp = 0.70
Aplastamiento: -

Fp = 0.70
Zapatas: e

Fp =070
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COLOCACION DEL ACERO DE REFUER70

En cuanto a la colocacnén del acero de rcfucrzo sc- ncncn las sngu:entcs
cspecificaciones: :

Por ACI 318-87:

~-C=0.5

] sepor entre lechos

b Recub.
[

Colocacién de las varillas en un lecho:
b, = 2 (Recub. + ¢) + No. Varill. & + (No. Varill. - 1) SLparacién

'Scparacién de varillas cara a cara:
5§>6
S = 2.5 [em]

Rccomienda:
§=11/3TMA.

Separacién catre lechos cara a cara:

§$>25 [cm]

Recubrimientos:

En contacto con el terreno:
Recubrimiento = 7 [cm]

Sujeto al intemperismo del #6 al #12:
Recubrimiento = 5§ fcm]
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Sujeto al‘intemperismo menor del #5:
Recubrimiento = 4 [cm]

No expuesto al intcmperismo:

Losas y muros:
Varillas del #12;

Recubrimiento = 4 [em]

Varillas del #11 6 menos:
Recubrimiento = 2 [em]

En refuerzo principal, anillos, estribos cn 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:

_C=0.5

1Separ. entre lechos

-+ Recub.
bn

Colocacién de las varillas en un lecho:
b, = 2 (Recub. + c) + No. Varill. 5§ + (No. Varill. - 1) Separacién
Recubrimicnto normal dc cara a cara:
Recubrimiento > 1.0

Recubrimiento > &

" Recubrimiento para medios abrasivos 6 cn contacto con ¢l terreno:

Libre:
Recubrimiento = 5 [em]

Plantilla
Recubrimiento = 3 [cm]

Separacién de varllas cara a cara:

Vigas:

§>6

$> 1L.STMA
Columnas:

§>156

S>L5TMA
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3

TIPO FLECHA
DE MOMENTO MAXIMA
VIGA MAXIMO INMEDIATA
w
-

M = (WLYB - | 6,

= (SwLY)/(384EI)

S
fe "
g (N |
i
AN Y I
P e - M,

My =B

. = (PL)/GED

Mg, =-P

& = ((Pa’)/(6ED)(3L-2)

Musw = = O LO/2 | 8oy = (WLYEBED)

4 "
ATl ] Moy = - 5ps, = (MLY/ZED
f T -
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CONSTANTES DE CALCULO

£e

tka/em®}| £2 £ VTR 0.5vFF VEL 0.74% 8000YEL 14000V}
150 | 126 102  10.95  5.48 12.25 B8.57 97980
200 160 136 12.65 6.32 14.14 9.90 113100 198000
250 200 170 14.14 7.07 15.81- 11.07 126500 221400
300 | 240 204  1s.48 7,75  17.32 12.12 242500
3se | 280 231.3 16.73 8.37 18.71 13.10 261900
400 | 320 254.1 17,83  8.94 20.00 14.00 280000

Se utilizaraon las siguientes ecuaciones:

f''e = (1.05-

£% = 0.8 flc

£/'c = 0.85 si f'c's 250 [Kg/cm?)

£
12

50

Yf%¢ si f'c > 250(Kg/cm?)

Tabla 1. INSTITUTO DE INGENIERIA DE LA UNAM
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES

4 g
f12 150 kg/em? |—1 ! L
40 - i 1
Mg = Fabd?fd q(1-0.5q) ‘
: -
{ fy 23000 kg /cm? |
35 i /‘;bﬁ
fy=4200
y 2l
Ty <5200 Y A, .
N Vel o
~E 30 | I"i ! i1
! L
S [ // // A 075p,
g | V. 1
5§25 e —
- _7 | T
% 77 5 ]
a 77 7
€20 A /. 7 ! |
b3 7 /f : ! . !
d |
Z. : H
15 WAY& B4 ; — I
/ 7 i
/
/// -
OV A7 :
VARYA
144 16 min i
5 L
0.001 0005 Q010 Q.015 0.019

Cuontia de ocero de tension, p = Ag /bd

Gréfica 1. INSTTTUTO DE INGENIERIA DE LA UNAM



MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES REC'[‘ANGULARES

.= 200 kg/em? 1
s o Al
Mg =Frba®fy q(1-0.5q)
50
~=ty = 3000 k;/crggx*
1 by
1, = 4200
y
~ + /, ///
= A
540 T t,= 5200 / ]
~ T 7 7
> 1,26 000 ~
it 7 pd O.7Spb
s /17 7
y. i
- VA A
o4 17 7
Eaj
< o A // Wi
'3e) by
= yAVA
7 7
FAWA A
Y. A
-,
74
JAYRW A
7Y >
20 YA WA,
71/ 7
Fi 4 v
1717
AT
7
7
Frivi 1
AT ARV -
10 A
%S (KIJmlln
T
5 L -
0.001 0005 0.010 0.015 0.020 0025

Cuentia de acero de tension, p = Ag / bd

Grifica 2. INSTITUTO DE INGENIERIA DE LA UNAM
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MOMENTOS RESISTENTES DE SECCIONES RECTANGULARES

60 H+— 1t = 250 kg/em?_| fy 23000 kg/emZ A
7 - y //‘p fai
] Mg = R bd?f2q(1-0.5q)
] fy 29200, s
| 4
fy,=52004 4
Ty
30 fy =6000 - a
y f/ w 0.75py,
yd y
7
I - 7
y
o~ i / A
€ L —
<40 / - -
o - i 7 F; P
= 7
b5 11
- ri r[
o~
3 JAVANAT
%30 /
= 7
117
J A
1 7
¥y
giTRW Y 4
111 y
7
20 fH
7
I A
I LY
7 '
- 7
7
11174 ]
Z /
10 Tp min
11

0.001 0005 0010 0015 0020 0025 0030
Cuontio dc ccero de fension, p=Ag/ bd

Grifica 3. INSTITUTO DE INGENIERIA DE LA UNAM
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COEFICIENTES DE MOMENTOS PARA TABLEROS
RECTANGULARES, FRANJAS CENTRALES

Para franjas extremas multipliquensc los coeficientes por 0.60.

Reloeisn do lodos eorto o lorgn, m= 0y / o7
7

" tor 0.5 ) . [N K iR
Teblero te ¢ TTw [T iJu]sfn{iv]w]t qunfsfu
terl Neg. an borde corto w9t {1018 | 553] 5851 an9 ] ¢s8| 432 «30 | 301 | 307§ 333 [330 | 208 [ 152
aTor | Interlores torge s18] saa | ao9] o1 391] @12 371} 3ee | 347 351 | 320 |330 | 788 | 232
bordes e corlo 633 esm | 312] 22| 2e8] 276 { 220|238 | 172 ) 199 | 158 |16d {126 | 130
contlnues | 7 lovgo V78] 10t [ a3p] taa| 134] 139 ] 1307 135 126] 133 | 127 131 [a2s | 125
Debode | Neg. en bordn corts voali01s | sse] 594} soaf 530 | as1| u7e | wa] 431|357 |2me 315 |30
295" | tereriores forgo s1s| sea | aoo) a3 | 3001 42| 372|392 {350 269 | 326 {341 207 {301
corto Nog. en bordar dhi. | torgo 78| o [258] o [248] o [23¢] o [220] o J20e| ¢ [150] 0
eontinue [ corlo 6301 648 | 329] 3% | 292 | 306 | 240 | 261 | 202 | 200 { 147 |1en {133 {rea
r Yorgo v7v) 187 [ va2 1ae L3z | a3 [ 133 a0 [ a3n | vz fae |13 frze fuas
Debods | Neg. en borde corto | 10601143 | 383 | a24] 84| 548 | a53] 401 | 297 420 | 348 [264 {207 fa01
e | tnterierm lorgo s07) 6a7 | 488 | 545 | aa2| 513 411 ] 470 | 379 428 | 347 284 | 215 | 348
torge Neg. en brdes dls. | cortn ss1) o {382 o f3z1] o |283) 0 |220| o 2190 |eo] 0
diicontiovo | o corle 751] 912§ 334 | 368 | 285 3v2 | 241§ 263 {207 | 216 | 164 {178 129 | 128
peitive lorga 185 200§ 147 | 1sa fraz| 1s3(1am) v f s ras L rad fras e fra
Do siouina | Neg. en borde corte 1040 (114 | 598 433 530 | 387 | 471§ 520 | 419 | 4&4 | 320 {412 | 324 | 382
BaTolon | Intertores largo 60| 713 475 | set | 55| 541 | 429 508 | 394 | 457 | 200 [ar0 | 324 | 384
odyoceaier | Neg.en bordw dit- | corte 45V O pI62) O {321 O §2777 O |2%0| @ |29 |0 [ ] 0
dhcontlaves f continuce lovga 22¢| o J258] o l2¢8| 0 {236) 0 j222| o |20 | 0 [1s0] 0
corto 75t] 9124358 | 416 | 306 | 354 | 259 | 298 12t | 247 J 175 | 199 | 137 152
pasttive lorge 1ot 297§ 152|168 ] ves | 183 | vaz | 158 f 140 158 [ 138 150|137 153
Aisloda | Neg. entode oo 570 0 850 o [s10] o [are]| o [a0] o [30] 0 |930] 0
o dicantinve lorgs 30| o {30| o J33e| o |330| o [330] 0 [330] 0 [230] 0
todon dh= | __yy1em et | 1100 }1670 ] m6 J1ase | 600 [1330 | 720 [11e0 | a40 {1070 | 370 930 |0 {0
contirwcs | R lorge 200] &30 | | Bi0 ] Fh | 83D | X[ B | XKad g GH | K JeH | XA | 830

Tabla 4.1. RDDF NTC-87 DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO
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3.0
N A “,
W ~
AN : \)/) h\\‘
RN 7 4 X
K . Y - a ‘ Pu
13 Y N —
N | 74 ~
2.0 TS ~
\‘ A L 1, < 4200 ng/em®
B »
NENRXD N T d/h: 685
Ny . ANANAND N T— = s
> 0
- NG a T
H. h 349 VAN 4 e 1 lge
e N = e AR
z 10 N ANLE = = 41 {f
=4 N N I =0 ol B0
a3 71N K1Y 1 - F 111
1 b 1 met D
5 2N i1 ¢ =111
] = W5, 20 = I
H EN Y NS nEm=sS - 1
' IAY WAT L M 2 - 2]
. 25 A S } o e G
AN s i R
0.0‘6 —; e v e T
tal T 0.
Dt 4 = / 1, o
g T34 rFaAv4 o g
24 P :1(. ) -f¢/h
AN, ~ yd L}
8 P ; ”, S *
e A . A o -
g ) A M ' -y
= =1.0L4" o i
! A, /‘,7/,_/ N Py
Giras Firist P e
o \ L R M,
1~ " Fpbh? I
>, =) = N A 1
% N prt . azod
~ ot A o) bh i
Ag = Area lotol de refuerro -
fc = 0OBS (&, s 185280 hg/em? ; ';-uos-ﬁ;an:, 4 18> 250 agiem®
Fp ® Foclor de reduccidn de rasistencia
Py * Corgo arigl Gltimo
My ® Momento faexionante $l1imo

DIAGRAMA DE INTERACCION PARA FLEXOCOMPRESION UNIAXIAL,
DEL INSTITUTO DE INGENIERIA DE LA UNAM
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c*0851¢, sufcs ?ao kg/eme ; fez (105 Wo“" 41 1g> 280 kg/um
Fp = Foclor d2 ceduccdn d¢ resslencia

P, 5 Carga aral jima

Myy © Momanto fiexionante dltima en direcedn y ¢ Py ey

Myz = Momento fitronante Sitimo en dircccion 1 = By ¢y

DIAGRAMA DE INTERACCION PARA FLEXOCOMPRESION BIAXIAL,
DEL INSTITUTO DE INGENIERIA DE LA UNAM
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ESTADO PLANO DE ESFUERZOS

En una prucba dec compresion triaxial al someter al cspécimen de suclo a esfuerzos
normales de compresion, cuya magnitud depende de la dircecion del esfuerzo; la diferencia
“entre la magnitud de los esfuerzos en diferentes direcciones, ocasiona a su vez la generacion
de esfuerzos cortantes ¢n planos inclinados dentro del clemento. Para valuar dichos
esfuerzos cortantes se hace necesario determinar ¢l estado de esfuerzos del elemento, lo cual
s¢ ve a continuacion:

Las ccuaciones analfticas que determinan los csfucrzos normales y cortantcs )
(Esfuerzos principales), en cualyuier plano son; :

'Gx+0y‘0x—0y :
oxl-_z_. __2__c0529¢‘rxysen29 (1)
G,-d.. ;
Tyy,=- "2 ¥ s5en28+1,,c05268 (2)
Donde: :
o, = Esfucrzo normai, aplicado en la dircccion del cje x.
g, = Esfuerzo normai, aplicado en la direccién del cje y.

T,, = Esfuerzo cortante, aplicade en forma paralela en los planos x ¢ y.
= Angulo que define la direccién del plano inclinado en ¢l que sc
desca conocer ¢l estado de esfuerzos.
d,, = Esfuerzo normai correspondiente al plano de inclinacién ©,
T,n = Esfuerzo cortante correspondicnte al plano de inclinacién ©.

Derivando la expresion ( & ):
doy,

T 2"5en28+2‘r cos20=0

Entonces:
271 4 c0s26=(0,-0,)sen2d

sen2f _ 2Txy

Cosab (0,-9,)
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Finalmente 1a orientacién de los esfu

Cand _ Tx
‘taqzﬂp‘i____

Al tomar la derivada de la ccuac:én (l), y a
en los cuales T,y cs méxmlo Q mlmmo

El subindice p, indica que ©,, define1a orien

La ccuacién (3) tienc 2 ralces:

senB=-sen (B+180°)

cospB=-cos (3+180°)

Una de ellas define al plano donde actia el esfucrzo normal méximo y otra a]
csfuerzo normal minimo.

Los valores de los esfuerzos principales pueden calcularse facilmente al sustituir cada
uno de los valores de ©, en la expresién de esfuerzos de (1) y (2).

Dec la ecuacién (2):

207



Al sustituir e seny cos en la expresion (1), s¢ determinan 1a magnitd de los csfucrzoe
principales; quedando:

Esfuerzo normal méaximo: -

0,40
o= E 2 (.___y)szxy

Esfuerzo normal mfnimo:
Oxtdy 9% %y,2
B A et

g2= '7xy

Y se tiene que cumplir:
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N

Ox

AN

%
NI

O'XI o :,o’y-l.:::...‘:'

O1+02=0,+0dy,

Derivando la expresion ( 2 ):

dr o, -0
_a_’é_{g =-2 _xz__ycose -z-rxysenze =0

De tal manera que la orientacién de los esfuerzos principales son:
~0x-0y

tan20p= _2 .
Txy

Teniendo:

1&9 28
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Entonces: : e

- _ e ox-ay 2.:2

R'\l =) Py

Sustituyendo sen y cos en la-ecuacién (2), se obtiene la magnitud de los esfuerzos

principales: -
Esfuerzo cortante maximo:

O,-0 2
. L e £ 34
Txy, =% ( 2 ) *Txy

Esfuerzo cortante minimo:

_ Ox~Oy.2_ _2
Txy, =" ( F] L) oy

Es comin utilizar un método gréfico para la determinacion de los esfucrzos
principales, como es ¢l método del Circulo de Mohr y ¢l método del gréfico del Polo Fijo.
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CONCLUSIONES

Es precciso sefialar la importancia del plantcamicnto del trabajo, ya que tiene la
facultad de presentar una recopilacion de informacion adccuada, que permite que se asimile
de lo clemental a lo mas complejo. Esto cs con la finalidad dc comprender las limitaciones
quc sc¢ ticnen como alumno; ya quc gencraimente no sc ticnen los antccedentes necesarios.
Tomando en cucnta que cl tema del trabajo presentado forma parte de la columna vertebral
de la Licenciatura de Ingenicria Civil, ademds de uno de los primeros en dar formacién al
estudiante a cerca de los clementos estructurales constituidos por concreto reforzado.

Dcebido a esto, primcramente se presentd ¢l andlisis del comportamicnto del clemento
sujeto @ una determinada solicitacion para que se comprenda ¢l fenémeno, pucda
interpretarse y posteriormente desarrollarse, que es generalmente como se aborda cualquicr
tema.

Genéricamente como alumnes hacemios 1o contrario, ya quc se comicnza por cl
desarrollo posterior sc trata de comprender ¢l fendGmeno; como consccucncia sc tiene cf bajo
nivel del cstudiante en temas subsccucntes o de la seriacién de materias que preceden o
anicceden a estd, y a otras también,

Una dc las expericncias fue tomar un doble papel, es decir ser transmisor y receptor
al mismo ticmpo, y ¢l rcto de tratar de conjuntar ambos papcles, para lograr lo mejor
posible la transcripeion del tema cn desarrollo. Aunando a esto ¢l entusiasmo para crear una
motivacién a mis compaficros.

Por otra parte, una de las inquictudes que mec motivaron fue la incxistencia de una
actualizacién de los apuntes de la materia, y que en estd integracién sc logra hasta ¢l afio
€N Curso.

Concluyendo con ¢l propdsito primordial de la realizacién del presente, que es la
utilidad y servicio que pucde llegar a tener en un préximo futuro.
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