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C A P I T U L O I 

I N T R o o u e e I o N 

Rl presente trabajo tiene la finalidad de que soa un mílteri~] 
do eonsulLa pnri\ ton .1.lumnos c¡uc cr.tudian ln ilfl.lq11atu1:a d1• P:I 

lructur<tu de conc1:cto, basado en las espc1~ificaciones del l{o-· 
glamento de Construcciones del Departamento del Distrito Pcd~ 
ral-1977, y en la aplicaci6n de la teoría de resistencia últi 
ma para el di~eño de estructuras de concreto reforzado. Acl~ 
rando que en la soluci6n de los ejercicios, se presenta una -
secuencia 16gica de cálculo para el diseñe• y revisi6n de los­
clementos estructurales y no un recetario para tal fin. 

En los cap1tulos del II al VI que comprenden el diseño de las 
estructuras de concreto reforzado bajo efectos de: carga a-­
xial, flexi6n, flexocompresi6n, cortante y torsi6n¡ se descri 
be la clasificación de los elementos de acuerdo a su geometrfa 
y características estructurales, a las solicitacionns a que so 
m1meta y nu t..1po de fallat se. mencionan las especlf!c11ci1mcli -
p.1ri1 el d1nt:'ño por rc!Jistcncia <11tima que marca el roqlamonto1 
y por último He presenta en cada capítulo una serie de ejerc! 
cios resueltos por los métodos generales y ·por medio de las -
gráficas, de las ayudas de diseño, que se presentan al final­
del trabajo. En el capítulo VII se indican en forma general­
los criterLos de diseño que aplica el reglamento de construc­
ciones del D.D.F. 

En el diseño estructural, el ingeniero al concebir una estruc 
tura, debe lograr la función a la que fue destinada, con un = 
grado de seguridad razouable de manera que tenga un comporta­
miento adecuado en las condiciones normales de servicio, man­
tener su costo dentro de los límites econ6micos y satisfacer­
determinadas exigencias estéticas y, para lograrlo debe hacer 
acopio de su experiencia e intuci6n basado en el análisis y -
experimentaci6n, a través del dominio de las técnicas de aná­
lisis y diseño estructural, y de la observación de las condi­
ciones reales de ejecución, características de los materiales 
y calidad de mano de obra eje.cutante. 

Es por eso que, este trabajo trata de.contribuir de manera e~ 
cueta y sencilla a la resoluci6n de problemas tipo que se pre 
sentan en el diseño de las estructuras de concreto¡ a ejernplI 
ficar algunas de las caracteristicas de trabajo de dichas es= 
1·r11ctur1rn, para dar iucn en otros casos similaroe, y a imr:vlr 
011 todo <-"";o, co1110 ll<~qu<'ño hrev J.ario uccrr.1ll de un trnna oxi'.lctll, 
imaginativo, y por ende variable, como lo es el diseño de ca­
tructuras de concreto. 



C A P 1 T U L O II 

CARGA A XI AL 

Lati columnas do concreto reforzado se puodon claaificar de lo 
siguiente fornía: 

1.- Considerando el tipo de refuerzo tranaveraal tendreaoa1 

1.1.- Columnas zunchadas 
1.2.- Columnas coo estribos. 

2.- cons~derando su esbeltez tendremos1 

2, J..- Columnm1 cortas 
2.2.- Columnas esbeltas 
2.3.- Columnas muy esbeltds 

3.- Atendiendo ~ ~a posici6n de aplicac~6n de la carga1 

3.1.- Columnas con carga axial 
1.2.- Columnas oon carga exc6ntrica. 

1.1.- COLUMNAS ZUNCHADAS 

t.ai¡s columnas zunchadas son 9eneralllante circularee, 
confin~daQ ~ediante una h6lica e~volvente que •• el! 
nnmtnn r.efuorzo heHcojdal, de ctUutro no _,nor ,. 
1.1. bilrra del nt\inero 2. JU pnrcentaje en volUMft dol 
refuerzo helicoidal Pa, no debe ••r .. nor que el e• 
calculado por las siguientes axpreaion••• 

Pft ~ 0.4s[~ • 1] ¡;e 
· f'c PR .;.:- 0.12 fy 

4 as de donde Ps • D~~s 

donde: 

Ag • Area tranaveraal de la oolutUla 
An • Area transversal ~el nGaleo, haata la o~raunft 

renaia exterior da la heltae. 
as * Area del r~fuerzo transveraal (hlliC.) 



Dn = Diámetro del núcleo 
S = Paso de la h~lice 6 zuncho 

fy = Esfuerzo de fluencia del acero de la h~lice. 

1.2.- COLUMNAS DE ESTRIBOS 

Por lo general son columnas de secci6n rectangular 6 
cuadrada,confinadas mediante estribos formados por -
barras de diámetro no menor a la barra del namero 2, 
y cspaciadoa a la menor distancia que resulte de las 
siguientes tres condiciones: 

la~ veces el diámetro de la barra 6 de la barra 
m4s delgada del paquete que forman el refuo~ 
zo longitudinal. • · ' 

fy en S2 cm es el esfuerzo de fluencia de las barras -
longitudinales. 

2a. 48 diametros de la barra del estribo 

3a. la menor dimensi6n de la columna. 

2.- Esbeltez de las columnas: 

La esbeltez de lae columnas es funci6n de las dimensiones 
de la secci6n, la longitud, del tipo de sujeci6n que ten­
ga en los extremos y de las restricciones que presente al 
desplazamiento, se mide por la relaci6n de esbeltez que es 
el cociente entre la longitud efectiva de la columna y el 
radio de giro de su secci6n transversal. 

El efecto de esbeltez no se considera en el diseño de co­
lumnas cortas, en cambio, para columnas esbeltas ó muy es 
baltas, debe considerarse un momento de segundo orden ori 
ginado por la esbeltez de la columna que por medio de un­
factor de amplificaci6n modifica el momento de diseño. 

3.- Columnas con carga axial.- El reglamento de construcciones 
dol Dcpartnmento del Distrito Federal no adm:ftc nl cnao -
de carga axial, pues considera que frecuentemente se ori­
ginan fallas hwnanas durante la construcción de las colum 
nas, corno lo es el desalineamiento de los ejes de coluro-= 
nas, además de que la propia continuidad de los miembros 
de la estructura, produce momentos que debe absorber la 
columna . Por estas razones, las cargas en las colum-­
nas se considerar~n con una excentricidad accidental igual 
a O.OS b ~ 2 cm., donde bes la dirnensi6n de la secci6ñ -
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en la direcci5n que se analiza. 

La serie de ejercicios que se presenta a continuaci6n debe 
considerarse ~nicamente para fines didácticos, ya que por 
lo explicado en el inciso 3, tendremos columnas trabajando 
a flexotensi6n 6 en flexocompresi6n. 

EJERCICIO CA-1).- Determinación de la resistencia a carga axial 
de una columna de secci6n rectangular. 

BJERCICIO CA-2).- Diseño de una columna de secci6n rectangular 
sometida a carga axial. 

EJERCICIO CA-3) .- Calcular la resistencia a carga axial de una 
columna de secci6n circular. 

EJERCICIO CA-4) .- Diseño de una columna de sección circular s2 
metida a carga axial de compresión. 

B.rn~cn:IO CJ\-S) .- Dctcrm1no.r. la rC?siste1u~:la a carga llXi.ñl <le 
tensión <le una columna de concreto reforzado. 



CARGA A XI AL 

EJERCICIO CA-1 

Calcular la resir¡;tencia a carga axial de una columna de concr~ 
to reforzado y secci6n rectangular. 

DATOS: 

Concreto f'c = 200 kg/cm2 

Aceto fy >=4200 kg/cm2 

() 'ii.,4-1- s 
L:n .ti -sra ·e.e:· 

f 40 c:.M. ~ 

SECCION DE COLUMNA 

Resistencia del concreto a compresi6n: 

f*c = o.a f'c f"c ::. o.as f*c si 
f*c ' 250 

f"c · f*c 
.. ( L 0 s-12so > Si f*c > 250 

f*c = O. 8 (200) = 160 kg/Cir ~ 
f"c = 0.85(160) = 136 kg/cn ~ 

SOLUCION: 

Obtenci!Sn de 

p m!n = ~= fy 
p 

, 
o.os max = 

11 rwcc í 6111 

los porcentajes de acero: 

-2Q_ = 0.0048 (0.48%) 4200 

(8%) 

Si Puocci6n ~ 5~ -=:> tieooe16n 

Si Psecc115n > 5% => Psecc115n 

/\fj 
" - -'ArJ 

As -=-Ac 

de 'i)· Psecci6n = ~ = 6 x 5• 07 "' "-= Ag JOx 4o f~ 06 2 = o.02s4 < o.os :.correcto 

Determinación de la carga Gltima resistente 

PuR = F.R [f"c Ag + As fy] --@ si Psecci6n ~ 5% 

PuR = F.R [f"c An + As fy] --© si Psecci6n > 5% 

Donde F. R =factor de reducci6n =o.as para elementos que tra­
bajan a flexocompresi6n. 



de (:f} PuR = O. 85 [136 x 1200 + 30. 42 x 4200] = 
CONCl,USJON 

247, 319 krJ. 

Lu columnn tiene una resistencia ültima de 247 'l'on. bnjo carga 
nxial pura: PuR = 247 Ton. 



CARGA A XI AL 

f:,JERCICIO CA- 2 

Diseñar la columna mostrada en la figura sometida una carga 
a~~al de 100 toneladas. 

DATOSz 

Concreto f •e :: 200 kg/cm2 

Acero fy = 4200 kg/cm2 

Carga de servicio: Ps = 100 Ton. 

Resistencia del concreto a compresi~nr 

f*c s 160 kg/c:m2 

SOLUCION: 

f"c = 136 lcg/om2 

-t· .. ~º·~~. 

tJ.t 
SZCC%0H DB COLUMNA 

Obtención de los porcentajes de acero m4ximo y mtnilDO. 

! 20 20 • 
Pm n ... fy = 4200 = 0.0048 (0.48t) 

PmJx = o.oa <ai> 
Obtenci6n de la ~antidad de ncero requ~rido. 

Carga ~ltima actuantes 

~max • F.C. ~ P~ 

Pua a 1.4 X 100 = 140 ton. 
c~rga dltima resistente: 

Donde F.c. = Factor de ca1'9a • l·• 
par= c~inaeione• aa carga• po19.! 
nantes de cargas variablaa. 

PuR = Pua 1 supon.'f_endo un Pseccien < St ~ PuR • F.R. [Atf•a+Allfy] 

As .. ~~. - f"c A~ty =~4~Jg0 
- 1~6 X 25 X 40]-d-mr. ~··3 ~2 

Colocán~t1 6 Vars. t 4 AR = 6 x. 1.27 • 7.62 cm2 

El pprcentaje de ac~fo sera: Psecci~n • is!io • 0.0011 t: o.os 
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p01fo .. 0.0048 < PEJeoc.l.611 .. 0.0076 < Pmax "' 0.08 Correcto 

REQUISITOS MINIMOS PARA REFUERZO TRANSVERSAL. 

El esfuerzo de fluencia del estribo debe ser mayor 6 igual de 
dos centésimas del esfuerzo de fluencia de la mayor barra 6 el 
mayor paqueta longitudinales que restringe. 

(as X fy) e> 0.02 (As X fy) V.L. 

Usanto estriboA dal # 2 fy = 2530 kg/cm2 

as O 02 ASVL. fyV.L. 
e = · fye ase = 4200 2 0.02(1.27)x 253'0' == 0.042 cm 

Area de estribo # 2 = 0.32 cm2 .>- 0.042 cm2 

La separación máxima de estribos será el menor valor,dado por 
las siguientes expresiones: 

~X ~V - ~X 1 27 = 16.65 cm ~¡;y· - ,q.:uu· • -

Smáx ~ 48 x ~ e = 48(,64) = 30.7 cm. 

tm.111 :Z!\ om. •l 2!i cm. 

Separación máxima de estribos S = 15 cm. 

[[_J :tt.e @. \'O CM. 

SECCION DE COLUMNA 

~ONCLUSION: 

La sección requiere de 6 varillas del # 4 para resistir la car 
1.7a axinl t1ltt.mn actuanto dti 140 toneladas y pa:rn ,1 oonf.tnamio.n, 
to ádecuado del concreto se colocadn e&tribos del·# 2 con se·p! 
rac.i6n de 15 cm. 



CARGA 'A X I A L 

EJERCICIO CA-3 

Calcular la resistencia a carga axial de una columna de sec­
c16n circular, con hélice de confinamiento. 

DATOS: 

Concreto f 1 c = 200 kg/cm2 
Acero fy =4200 kg/cm2 
Recubrim. r = 4 cm. 
Refuerzo transversal# 3 (as= 0.71) 
Paso de zuncho S = 7 cm. 

Resistencia del concreto a compresi6n: 

;r.:.- -
11 
e 
t:'t-·- .. ! ·-. -
+-~· 

SECCION DE COLUMNA 

f*c = 160 kg/cm2 

SOLUCION: 

f"c = 136 kg/cm2 

Revisi6n de la cuantía de acero 
As s. 07x6:x4 • 

Psecci6n = Ag = 3. 1416x4o2 = 0.0242 < o.os ,, ~orrect~ 

,,. 20 20 o . 048 P1111n "' fy = 42oo = .o 1 Pm&x :a 0.08 

Pmfo = 0.0048 < Psecci6n = 0.0242 < Pmáx = 0~08 :. Correcto 

Deterrninaci6n de la carga última resistente 

ler MAXIMO: 

PuRl .: F.R [f"c Ag + As fy] 
PuR1 =o.as [136x3.l4(40)2 + J0.42x4200J = 253 867 kg. 

2..11 MAXIMO 

PUR2 "'F. R [f"c An + 2 Ps An fy +As f.yJ 

Ps = porcentaje volumlStrico del zuncho Ps = 4 as 
san 

-~ 
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0.0127 
2 

An = - 3· 1l <
32 l = 804.25 cm2 

PuH;~ - 0.05 [136 >< 804.2!:i + 
PuR2 = 274 498 kg. 

2x0.0l27x004.25x4200 + 30.42x420o~] 

t 

Revisión del porcentaj~ volum~trico del zuncho 

Se debe cumplir que: 

{

o 45 e!!<! - 1> ~ = o 4s c1256
• 

64 
- ll 

24º2 ~l':' = 0.0121 Ps> • An r.y • 804.25 u 

0.12 f'c - o 12 k 200 - O 0057 fy - • 4200 - • 

{
0.0121 El refuerzo helicoidal es adecuado 

Ps = 0.0127 > 0.00 57 

Pu.~2 = 274. 5 Ton. > PuR1 = 253.9 Ton. 

CONCLUSION 

. .. Correcto 

La carga axial ~ltima resistente de la secci6n circular as -­
PuR = 253.86 Toneladas correspondiente a el primer máximo para 
el cual la columna funciona adecuadamente, si se tomara como -
resistencia 61tima el segundo m~ximo, la columna presentar!a -
grandes deformaciones ya que en ese caso se toma la contribu-­
ci6n de la helice de confinamiento a la resistencia de la co­
lumna, en el momento que falla el recubrimiento. 

Debe tene¡rse en cuenta que al cumplir las dos restricciones. -· 
para el porcentaje volumétrico del zuncho, se garantiza que l~ 
resistencia de la columna en el segundo m!ximo siempre ser& ~ 
yor que la del primer m!ximo. 



CARGA A X I A L 

EJERCICIO CA-4 

Diseñar ia columna circular sometida a una carga axial de 300 
toneladas. 

DATOS: 

concreto f'c = 200 kg/cm2 
Acero fy =4200 kg/cm2 
Carga axial Pua = 420 Ton. 

~ -m 
~ ·-tt-.. J ·-----·1-· 11) . . 

A . 1/ -i. .. ·~·-· . 
SE~CION DE COLUMNA 

Resistencia del concreto a compresi6n. 
f*c = 160 kg/cm2 f"c = 136 kg/cm2 

SOLUCION 

Obtenci6n de Pm~x. y Pm!n. 

Pm!n = ~~ = ~~OO = 0.0048 

OB'rENC!ON DEL AREA DE ACERO· 

Pm&x "' o.os 

Considerando un recubrimiento de 4. 5 cm. Dn lli.· 41 

Ag = 3.1: (50)2 = 1963.S cm2 : An = 3.14!41)2 • 

PuR¡ = F.R. [f'1cAg + Asfy] As = r~uRl -
L!·R 

PUR = Pua = 420000 kg. 

cm. 

1320.25 am2 

f"c Agl )_ j· 1fy 

AS = [42g: ~~o .;. 136><1963. ~ 4~00 = 54·.1 cm2.· 

Colocando 12 Vars. # 8 As'= 12 (5.07) = 60.94 pm2 

Psecci6n = ~~¡~~5 = 0.0310 
.. 

. Pm{ri = 0.0048 < Psecci6n = 0.0310 < Pmáx· .. 0.08 :. Coxreetx>. 
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D8'1'RRMTNACION OF.I. REFUER7.0 HELICOIDAL. ' 

(as x fy)e .> 0.02 (Asxfy) V.L. as = 0.02x5.07 = 0.10 

Proponemos hélice del # 4 as = 1.27 cm2 o .10 

DETERMINACION DEL PASO DE ZUNCHO "S" 

1. ~ TMA < S ( 7 cm. Si TMA = 1.90 cm 1.5TMA = 1.Sxl.90 = 2.B5cm. 

!' i:oponemos S = 6 cm. 

REVISION DEL PORCENTAJE VOLUMETRICO DEL ZUNCHO 

{ 

45 (~ - l)f'c = 45(1963.5 1)200 -o 0104 
Ps == 4a~." !1l.27) = 0 • 0207> · An ry · 1320.25 - ·4200 - • 

SOn 6 XlT O 12 f' · 200 • ·i:y <: = O.l.2 <4200 ) = 0.0057 Correcto 

Por lo tanto se presenta el 2ª Máximo de PuR 

Rcvisi6n del recubrimiento supuesto. 

El recubrimiento libre es el valor mayor de: 

l.> J l. 00 cm. , 
1 
~ { 1 cm 

l-'1 var. = 2.54 ·(RIGE) En paquetes:"r · v 1.,5 f,J varilla m&:l gruesa. 

Recubrimiento total= f,Jvar +rl = 2.54 +2.54 = 3.Bl cm ~ 4 cm. 
-2- -r-

r T mínimo = 4 cm < r. su pues to -= 4. 5 cm. : • Correcto 

-----·, ./ ... cr--. ""' 

í ,( "). 
o -· -1-- ·~ __ Q._ .. !Y 1 

• 1 

.-f.--P~~~=-} 

o 18~a 
Ü HELIC.S. "'"~ 

SECCION DE COLUMN~ 

CONCLUSION: 

'·. •· 

La columna [equiere de 12 varillas del i# 8 y confinamiento por 
medio de helice del# 4 con un paso del zuncho de S = 6 cm., -
para resistir la carga de diseño. ' 



CARGA A X I A L 

EJERCICIO CA-5 

Determinar la res.istencia a tensi6n pura que tiene una colum­
na ele concreto reforzado. 

DATOS: 

Concreto f'c = 250 kg/cm2 
Acero fy =4200 kg/cm2 {IOJ 

+-go 1 ----r-

•4""-e 
'O '"":.@.. '2..0 

SECCION DE COLUMNA 

Ln resistencia <lel concreto a compresi6n es despreciable. 

SOLUCION: 

Determinaci6n de la tensi6n última resistente. 

TuR = F. R. ~s fy] 

TuR = 0.85 ~X 5.07 X 4200] = 72,399 kg. 

CONCLUSION: 

La columna resiste una fuerza ültima de tensi6n de 72.4 tone­
ladas. Debe hacerse notar que en los elementos de concreto re 
forzado que trabajan en tensi6n, la resistencia solo la propor 
ciona el acero de refuerzo, ya que la contribuci6n del concre= 
to es insignificante y por ello despreciable, por lo que el -
concreto en estos casos sirve de protecci6n contra el intempe­
rismo a el acero de refuerzo. 
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F L E X J O N 

A los elementos que trabajan a flexi6n se les designa con el 
nombre de vigas 6 trabes, siendo generalmente do secci6n rec­
t.clll'flllnr, nn for.mn de "'!'", I 6 L. 

f'.:n geheral, la falla o ruptura de una viga puede ocurrir de dos 
formas: una de ellas se presenta cuando el acero de refuerzo 
alcanza cu l!mite de fluencia (fy), sin que el concreto llegue 
aBn a su fatiga de ruptura (f"c). La viga se agrieta fuertemen 
te del lado de tensi6n rechazando al eje neutro hacia las fi--­
bras más comprimidas, lo que disminuye el área de compresi6n, 
aumentando la fatiga del concreto hasta presentarse finalmente 
la falla de la pieza. Estas vigas se llaman SUBREFORZADAS su 
falla ocurre más o menos lentamente y va precedida de fuertes 
deflexiones y grietas que la anuncian con anticipaci6n. 

La segunda forma de ruptura se presenta cuando el concreto a! 
cum-:a su l:ímjte f"c mientr.us el nccro permanece debajo de su -
fnliga fy. Bstc tipo tlc falla ~a n0b1ta y prácticamente sin -
ningtln anuncio previo, lo cual la hace muy peligrosa. Las vi­
gas que fallan por compresi6n se llaman SOBREREFORZADAS. 

Puede presentarse un tipo de viga cuya falla ocurra simultanea 
mente para ambos materiales¡ es decir, que el concreto alcance 
su fatiga límite de compresi.6n f" c a la vez que el acero llega 
también a su l!mite de fluencia fy. A estas vigas se les da el 
nombre de vigas BALANCEADAS y también son peligrosas por la pro 
habilidad de la falla en compresi6n. · -

Para evitar las vig¡13 Hobrereforzadns, el Reglamento de Con·s-­
trucciones del Depai·tamento del Distrito Federal limita el PO!. 
centaje de refuerzo <l un valor máximo que ser~ igual al porcen 
taje balanceado par2 vigas·que no deban resistir acciones accI 
dentales de sismo y m 75% del porcentaje balanceado para vi-= 
gas que deban resisttr fuerzas s!srnicas. 

Pm:1xirno = P balanceado (Sin efecto s!smico) 

Pm§xirno 0.75 P balanceado (Con efecto s!smico) 

donde el P balanceado = Pb = t;~ fiª~º~ooo 

r::.t porcentaje se dofine como el cociente q1.m reaulbi dol llr.on 
üe ;.woro en tensi6n entre el pcrtilté por el ancho dé la viga. 

p - ~!!.. - bd 

Por otra parte, tambH!n las vigas con porcentajes muy pequefios, 
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suelen fallar sabitamente,para evitar ese riesgo se limita el 
porcentaje m!nimo de acero en tensi6n: 

. o. 1 -.Jf!'c' Pmín1mo = fy 

VIGAS RECTANGULARES SIMPLEMENTE ARMADAS. 

Una viga rectangular es simplemente armada, cuando s6lo tiene 
refuerzo para tomar la componente de tensi6n del par interno. 

Los diagramas de deformaciones y esfuerzos en vigas rectangu-
1.fft"R fiimplemc•11tr.• nrmad;iM, Ofl prnRe1nta en ln fiHnra F-1 

F'WURA F. l Ec bf"c 

d 

·I 

t 7· ic 
~-

. I +~~~-:=t-·-~ .. ·~. 1 t·a/2 
- (. 

_: _____ .. ·- d..:a/2 

L As 

r~?::::.:i. 
~-----+ 

b 
+-+ 

Es 
SEXX:ICN DEFORMACICNES . 

Es < Ey = O. 0021 
Ec = 0.003 

u"'O,OC 

· T = As fs si fs = fy 

e = a b f"c y T = e 
Asfy ::: flb_f"c a - As~y 

- bf'c 

T = As fy 

Momento = fuerza por brazo de palanca: 

! 

.__ __ __,_T ' . r 



M = e x (d-a/2) 6 M = T x (d-a/2) 
a 

M = abf"c x (d -2) 

M = Asfy bf"c x (d 
bf"c 

Asfy 
- bf"c X 2) 

M _ Asfy 
d7 - bdf"c 

As 
p = bd 

bf"c d Asf~ 
x ( d - bdf cx2 

q = Pfy 
f"c 

M '· qbf"c x (l - 0,5 q) 1 M .. bd2f"c q (1 ... O.Se¡). 
el~ 

El momento dltimo resistente de una secci6n rectangular s~mpl! 
mente armada ser~: 

MuR = F.R. bd2 f"c q (1 - O.Sq) 

6 bien MUR = F,H, As fy d (1 - 0,Sq) 

Donde el factor de reducci6n F.R., 'será igual a 0.9 para ele­
mentos a flexi6n; 

VIGAS RECTANGULARES DOBLEMENTE ARMADAS: 

una viga rectangular es doblemente armada cuando, ademas del 
refuerzo en el lado de tensión, tiene refuerzo en comprest~n.· 

Las vigas ddblemente armadas se presentan en _la práctica :.i::¡uando 
su sección queda fija de antemano por proble~s de .instalaciones 
de equipo, por razones arquitectónicas u otros mottvos, y la vi­
ga debe absorber un momento flexionante :ma}"Ór que el que puede 
llevar la sección con el porcentaje maxi:mo. 

Debe hacerse notar que en una sección suhreforzada, el refuer­
zo en compresi6n no aumenta la resistencia de la· viga sino que 
le da ductilidad, porque el momento resistente depende de la -­
tensi6n cuyo valor T = Asfy perm~nece constante durante todo el 
fen6meno de fluencia y el brazo del par interno casi no aumenta 
nada con la ·presencia del acero de compresi6n. El acero en la 
zona de compresi6n disminuye las deflexiones de la viga yda so 
porte y nnclajP. a los estribos. -

Para efectos de análisis, una viga doblemente armada se consi­
derar& descompuesta en dos partes (figura F-2): una viga sim­
plemente armada y reforzada con el porc;:entaje (J1-P'.) que tome 
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u11 momnnto Ml y un par ele ar.()ro l\.' A quo !:orne un momcuto M2 ele 
1 :1 1 lllillll!r i1 q 111• M "' Ml I· M:i! 

FIGURA F-2 

r_. ·- . .:_•.:::J -t-
1\'s ·1 ---- --1-+- d 

1 d M = 

J. 1 e '.:JI 
As 

·1---
h 

• .. ,. 

-··~· .. .., 
r.::::.:..--:::~ ., 

d' 

M1 + 

(As-A's) 

Ec 

Éi;-

e:~::-= 

A's 

M2 

A's 

bf"c ---

d-d' 

,__es "a/2 
Ce 

d' 

d I l· 
-a/2 .l d-<i' 

.. 

/ Tci-Ts ¡__J 
t::~= ::.::_J -----·-

t-.--+ 
b 

SEX:CICN 

•re = (As-A' a) f.y 

'l's = A' s fy 

Ey 

DEroRW\CICNES ~ 

ce = abf"c 

Cs = A'sfy 

El momento !iltimo r.esistente parn vigas roctangulares doblo­
mm1 to nrma<lm1 • ! D: 

MuR = F.R. [ {.As-A's) fy (d- ~) + A 1sfy (d-d 1 ) J 
Aonde (As - A1s) fy 
\A ª = f"cb 
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~ 
1 
! ¡ cl 

J. 

P-!i 

r··. R. = F'actor de reducci6n = O. 9 para flexi6n. 

/\s : Arca del acero de tensión. 

A's = Area del acero en compresión 

d' = Distancia entre el centroide del aceto de compresi6n y 
la fibra extrema de compresión. 

d Peralte efectivo 

b = Ancho de la socc16n. 

V I G A S "T" 

Una viga "T" se forma cuando se cuela monol!ticamente una losa 
con sus nervaduras y queda íntimamente unida a éstas por los -
estribos y por las barras dobladas cuando las hay. La losa re 
cihe el nombre de patín y el alma, el de nervio o nervadura. -

Aan cuando la secci6n transversal de una viga tenga la forma -
ele '"r", puede no ser realmente una viga "T" para los efe~tos 
(101 trZl.b.:ijo mecánico de la secci6n, sino una viga rectangular. 
Par.a quo una viga sen re•1lmonte "T", es necesario que el eje -
neutro de la secci6n caiqa más abajo del pat!n, sobre el alma 
6 nervadura de la viga. Si el eje neutro cae en el l!mite del 
patín o dentro de ~l, la secci6n será rectangular con un ancho 
ll igual al ancho del patín. 

f'<lr.a UJJil v.iga "'!'",es doclr, cunndo C). t, conviene para el 
cálculo descomponer la secci6n de dos partes: una viga rectan 
gularde secci6n b'd y área de acero (As-Asp) que toma un mamen 
to Ml, y una sección compuesta por las aletas del patín en com­
presión y por el área Asf en tensión, que toma un momento M2,­
de tal manera que el momento resistente total sea MR = Ml + M2. 

b bf''c b-b' ·+ +~b•)l11c -t-·· -· ... -- ........ "-t ~· -'t 

[. -··- -···-···-! 

ª1 

.. 

c~J -~ --.-.l él./2 
... 

Cl ' 
C2 

= + M M1 d-a/ d-t 

As 2 
~'""M l'.W;l;f T1 .t6J1:lrll1 

(As-Asp) 'rl= (As-Asp) fy Asp T2=Aspf's 

~+ b' -+__;__¡. 

t/ 

2 



El rnnmf'nl.n !Ht.imo re:Ji:itl1nte parll v·fq.us 1111111 on: 

MuR : F.R. r /\sp fy (d - t> + (As-Asp) fy (d-!)] 

dundc /\:;p.- f"c (b-h')t:. 

a = 

FY 

(As - Asp)fy 
f"cb' 

Es válida si As f"c < fy 
4800 

fy+6000 
b'd Asp 

P-6 

EJERCICIO F-1 Revisar una viga de secci6n r1¡1ctangular simpl~ 
mente armada. 

EJERCICIO F-2 Disefiar una viga simplemente armada <le secci6n 
rectangular. 

EJERCICIO F-3 Determinar la resi~tencia de una viga de secci6n 
rectangular doblemente armada, el acero en com­
presi6n no fluye. 

EJERCICIO F'-<1 Determinar la resistencia dfl una viga de secci6n 
roctangul.1r doblomente armada, el acero en com~ 
presi6n fluye. 

EJERCICIO F-5 Diseñar una viga de secc16n ~ectangular dobleme~ 
te armada, con limitaciones de su secci6n. 
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EJERCICIO 1''-6 Diseñar una viga de secci6n "T" que trabaja co 
mo viga "T" • 

EJERCICIO F- 7 Diseñar una viga de secci1'in "'1'" que trabaja co 
mo rectangular. 

EJERCICIO F-8 Revisar una viga de secci6n "T" que trabaja co 
mo viga "T" 

EJERCICIO F-9 Revisar una viga de sección "T" que trabaja co 
mo rectangular. 

ErnmcICIO F-10 Revisar una viga de sección rectangular someti 
da tt flcxif.>n biaxial, ompleando el m6todo 
aproximado de Euler. 

1: •. mRCICIO F-11 Revisar una viga de concreto reforzado con eje 
de simetría vertical y obtener el refuerzo m!­
nimo y mfu<imo. 
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MOMENTO FLEXIONANTE 

EJERCICIO F-1 

llc.>v:f.stir 1 o viga de secoil'in rectangular L'limp~emanta a:r.madn moa• 
ti:o.'lda a11 lu figura 

DATOS: 

Concreto f'c = 200 kg/cm2 
Ace:r.o fy "'4200 kg/cm2 
Area de acero en tensi6n 4 varillas del # 6 (11. 4 
Carga muerta sin peso propio Wcm = 1.2 ton/m 
Carga viva Wcv = 0.3 ton/m 
No se encontrara bajo efecto s~srnico 

,¡i ·" ¡·· · wc.~+ vvc.v. 

/~+-rr:-~·====:i 
-+ir-- 1¡1 

' .Q ~ "700 C..N\· ' • ..,¡. ........................ _,____ ·-·+-

SECC.101\.\ 

Resistencia del concreto a compresión: 

f*c =O.a f'c =O.a X 200 = 160 kg/cm2 < 250 kg/cm2 ,', 
fttc = o.as f*c = o.ss x 160 = 136 kg/cm2 



SOLUCION: 

1.- Obtenci6n de los porcentajes de acero. 

Pmín = O 7 \(f'C = O. 7 V2oQ = 0.0024 • fy 4200 

Debido a que no esta sujeta a efecto sísmico, 

Pmáx ~ P balanceado. 

f"c 4800 136 4800 
Pb = fy ( 6QOO+fy) = 4 20-Ó '6on0+.r20 o) "' o • o 15 2 

1"-9 

Pmín y Pmáx se pueden obtener en las ayudas de diseño fig. N.A 2 

2.- Obtenci6n de los momentos actuantes 

.. w.-.:..·J-\ WcM+W?p 
/ 

,c:c..,..,,..ooccx·c .. .<:u:ico .. 'é 
~ ....... ... :~: . -.. _-..... J 

\J t-~~~~ .. : __ .. ''J'' . 
.............. ~ ..... ... 

W poirn propio._. 0.25 x 0.5 :ic 2400 :::i 300 kg/m = 0.3 ton/m 
I 

M max = (1.2 + 0.3 + 0.3) (7) 2 ., ll.03 ton-m -a -
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Mll.i I•'.(~. X Mi1111x"' 1.'1 (11.01) ,; .. 1fi.~A.1·n11-m 

donde F. c. = l. 4 para combina~iones .,de, acciones, permanen.tes.'oon 
acciones vari.<tb les. ! · . • · ··. · · · 

3.- Obtención uel momento resistente: 

MuR = F.R. X As fy (d- ~) 
2 

F.R. = 0.9 pt.1ra elementos de concreto:reforzado sometidos a -­
flexión: 

.J /\_l;_J:t. 
f. 11 C X lJ 

MuR 0.9 X 

11. iJ x iJJ.00 
U e;· -x g----. ].iJ L'J J, 

14 11.4 X 4200 (47 ·· -r) = 17.23 x 10 5 kg-cm. · 

MuR 17.23 ton-m )· Mua= 15.44 ton-m correcto 

CONCLUSION 

El momento Gltimo resistente de la viga es mayor que ~1 momen­
to último actuante y se comporta corno sección subreforzada. 
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MOMEN'l'O l!'WXIONANTE 

EJrmcrcro F-2 

Diseñar la viga mostrada en la figura dada la ·relación. altura 
ancho para la secci6n. 

DATOS: 

f'c 
fy 

muerta 

== 250 kg/cm2 
==4200 kg/cm2 
sin peso de viga 

Concreto 
Acero 
Carga 
Carga 
Carga 

viva 
concentrada 

•) ... 

1 . .'/._=e 30(., ":"') 1 
.¡.. L. . .c .. ,o.;:~. "· ·-·~ 

Wcm 
Wcv 
Pe 

= l. O ton/m 
= O. 5 ton/In 
= 2.5 ton. 

•· b 

e: - .. -·1. \ .- ·N 
...:..1 \::. ~- -~ \ •• : 

Resistencia del concreto a compreEJ:i6n: 
f*e ,..· 200 kq/cm2 í 11 c ._,, 170 kr¡/~m2 

SOLUCION: 

· 1.- Obtención del momento último actuante 

Suponiendo b = 30 cm.; y h 1 = 10- L = 

corr<:icto. 
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Wpp = 0.30 x 0.60 x 2.40 = 0.43 ton/m. 

Wt = Wcv + Wcm + Wpp = 1.0 + 0.5 + 0.43 = 1.93 ton/m 

l
Pc. rw,. 

.. ,, ........ ~ 
• • ..J •• L-CJL'í.:::c:c..::t. .. .'V ... :. .Y Y ... 0-:::LS..."Y.:L . 

,/:,~- ·--.. ·--------·-·- ·--· -----· ... }o¡ 

Mmélx = = 12.44 ton-m. 

MUil--= F. L'. Mmáx = 1.4 (12.44) = 17.42 ton-rn. 

F.C. = 1.4 para combinaciones de acciones permanentes con 
acciones variables. 

/..- ObtC'nci6n del MuR ; MuR =Mua'=' 17.42 ton-m 

3.- Obtención de la cuantía de acero 

Considerando un recubrimiento del total de 3 cm. 

:. d = h - r = 60 - 3 = 57 cm. 

MUR _ 17.42 X 105 
b(i2' - 30 (57)2 = 17. 87 

De la figura 3 de las ayudas de diseño, entrando con el valor 
de 17.87 y la curva para fy = 4200, obtenemos una p = 0.005, 
comprendido entre el Pmdx y Pm!r., lo que nos indica que la se~ 
ci6n es subreforzada, 



As 
p = bd As = pbd = o.ooso x 30 x 57 = a.55 cm2 

Usando varillas del # G 

n = 
ilfl 
As ::: !!_. 55 = 

2• 85 3 varill~s 

. t· ~ll). •,\, t 
q ACERO POR CONTRACCION 

Y TEMPERATURA • 

. ·r, . 
, ' 

-·~···~' 

Revisi6n del recubrimiento 
Récubrimiento libre: 

rl ·:--.., (1 cm. 
:~·· ~ varilla = 1. 9 cm 

Recubrimiento total 

rT = rl + .~ varilla 1 1.9 8 2 = .9 + --;¡- = 2. 5 cm 

CONCLUSION: 

3 cm. supuestos. 

Las dimensiones de la viga son de h = 60 cm., y b = 30 cm., 
requiriendo 3 v~rillas del i 6 para resistir las solicitaciones 
a que se encuentra sometida, y su comportamiento es de secci6n 
subreforzada. 
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MOMENTO FLEXIONANTE 

EJERCICIO l~- 3 

Determine la resistencia a flexi6n de una viga de secci6n rec­
tnngular doblemente armada, cuya sección se muestra en la figura. 

DA'l'OS: 

Concreto f'c :: 250 kg/cin~ 
l\ccro · fy .. 4200 kg/cm 

As = 5 Vrs. del # 8 (As = 25.35 cm2
> 

A's= 3 Vrs. del # 8 (A' s= 15.21 cm2) 

1 r';·--, 
1 ! ; 

*: d' " .<\-o.ti\, 

·;;-.o l.>J. I 
1 

j l J ~ " .t . 
., 

~-
;j.Cl '"" 

} 

Resiste~cia del concreto n compresi6n: 

í:*c "' 200 kq/1::m2 f"c • 170 kg/cm2 



tiOLUCION: 

1.- Obtención de 

l'bf)J\ · ' Pl>SJ\. 

los porcentajes 

.¡. p' ~.'..EY 
fy 

pm!n = 0.7 f'c 
fy 

o. 7 .J25o' -
= 4200 -

de acero: 

0.0026 

Porno tomar efecto s!smico ; P máx SA = Pb SA 

€"e 4800 170 4800 
PbSA = -r.y- 6000+fy = 42CiO 6000+4200 = 0.019 

l' :.: ~~ = ifi2 5í'.i • ~ 5 .. O • O O B 4 
bd X 5, 

P' = A's = 15.21 = O 0051 
bd 40x75 • 

I•'- 1 •, 

2.- Determinaci6n de la profundidad del bloque de esfuerzos. 

Suponiendo que el acero en compr.es16n fluye: 
6000 X d 6000 X 75 

Cb = 6001i" + fy = 6000 + 4200 = 44 • 12 cm • 
• E'sb = 0.003(Cb - d') = 0.003 (44.1!...:,!L·= O 0027 •• Cb 44.12 • 

B'1.> 1.n consideramos = E'sb = 0.0027> EY 1111 0.0021 .'. f'sY = fy 
4200 PbDA = 0.019 + 0.0051 ~ = 0.0241 

verificación si la suposición hecha es correcta. 

a = (As - A's) fy _ (25.35 - 15.21) 4200 ~ 2 f"cxb - 170x40 =o.Gcm. 

e= J!.._ = 6.26 = 7 82 o.a o.a · cm. 

E's = 0.003 <~ - d') = 0.003 ~: 8 ~2 - 4) = o.OOlS 

(1) Como E's = 0.0015 f E'y = 0.0021 :. La supos1ci6n· ea 
.1ncorrc•ct:,•1 por no flu1t. el l\acro en comprefli~n, y por lo t11n, 
to debemt1s de utilizar el prooecli1nianto general. (por tan• .. 
teos). 

ler. Tanteo: Suponemos C = 9.8 cm. 

a= o.oc= o.a (9.8) = 7.84 cm. 

T ~As fy = 25.35 X 4200 = 106.5 X 103 kg = 106.5 ton 

Ce = a b f"c = 7.84 x 40 x 170 = 53.3 x 103 kg.~ 53.3 ton 

es = A's f's 



1':'!'1 
O • O O 3 ( c-d ' ) 

.. ·-·------
E's = 

ª 
0.003 (9.8 - 4), = 0.00177 

9.8 

f's = E's E = 0.00177 x 2.1 x 106 = 3728.6 kg/cm2 
es = A's x f's 
es= 15.21 x 3728.6 = 56.71 x 103 kg = 56.71 ton 
Ce + Cs = 56. 71 + 53. 3 "' 110 F T = 106. 5 ton 

2~ TANTEO e = 9.4 r.m a - o.a (9.4) = 7.52 cm. 

Ce= a b f"c = 7.52 x 40 x 170 = 51136 kg = 51,14 ton 

B • o = P..!..Q.Ql ~: ~ i..: .... il. "' o . o o 1 n 1 .fil •0,00172x2;1x10G..3619.lS kq/an2 

Cs = 15.21 x 36i9.15 = 55047.2 kg = 55.0? ton 

Ce+ es = 51.14 + 55.05 = 106.19 ton :f: T = 106.5 ton . . . e= 9.4 cm • 

Momento último resistente: 

MUR= F.R [abf"c (D-a/2) + A's f's (d-d'>] 
MUR= 0.9 [51.13 (75 - Z:F> + 55.05 (75:-4>]=· 6796 ton-an 

MuR = 67.96 ton-m. 

CONCLUSIONES: 

Es recomendable en problemas de vigas doblemente armadas su­
poner que el acero en compresi6n fluye Y. de verificarse, el 
valor de e obtenido es correcto, •con lo 9ue se evita en va­
rios casos la obtenci6n de el valor e por el m~todo de tan-­
teas que señala el procedimiento general. 

El momento 11lt.imo reaistente de la eeooi6n ea de 67, 9 ton-tn. 



MOMENTOS FLEXIONATES 

EJERCICIO F-4 

Determinar la resistencia a flexi6n de una viga dobler¡\ente 
armada, de secci6n rectengu~ar, en'la q~ el acero en ·com-
presi6n fluy~. ' · ·· 

DA'l'OS: 

Concreto f'c = 250 kg/cm2 
Ac·ero fy e 4200 kgJcrn2 . · 
As =.5 Vars. del# 8 FS.35 cm2) 
A' s = 3 Vars. del # 6 .. ( 8. 55 ctn ) 

d,1"1!5,C.,lo<\ 

·nesi111tcnoia del concrat.o a co~preeiOl'Ú '. 

f' e = 200 kg/cm2 ; . f"c ~· ;170 1'.~fcm2• 
SOLUCION: 

Obt!i!nc10n de l.os porcentaj·es: de aaei'OI•: 
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f'sy 
J?b!)J\ = PbS.A. + P 1 fy 

o. 7 ü.'C' o. 7 füO' 
Pm1.n ,,., ----ry-- r.:: 4200 = O .0026 

f"c 4800 PbS A = -·· X --- ::: 0 019 . fy 6000+fy • 

P~ ei :: ~-~-f¿·};· ~ O. 0084 

1· • 
/\ •• 1 

bd 
l l 11· 

• l.> .. , ') (l(l''" 
1lOx'/!, ' ' •·. 

Suponiendo que el acero en compresión fluye: 

C.'b 6000 X U 6000 X 75 44 12 = -·6ooo+f.V :: 6 o o o :¡;.-,f2 o o = · cm· 
,, 0.00'.l(Cb-rl') 0.003(44.12-4) 

h ni> " ·· · _ .. --cr;···-- ----· "° ----4T;T2-- ... o. 0021 

Cc1m1i.d<Jrnnc10 E's = E'sb E's = 0.0027 > Ey "' 0.0021 

f'sy = fy 

Verificación do la suposici6n anterior. 

J.~.~-- .:....~:EJ_tr_ (25.35 - 8. 55) 4200 =10.38 a = "" --f'lO cm. 
f"c X b X 40 

il _ 10.:m .. 12. 9'/ (' .. ·ó:u -· o~ li ·- cm 

E's = o. 003 (c-d'} 0.003(12.97-4) 0.0021 ::; t:; 

e 12.97 

Como E's - 0.0021= E'y = 0.002 :. La suposición hecha es· 
correcta y fluye el acero en compresión • 

MuR :::: l". R. [<1bf"c (d·-;) + A' afy (d-d' LJ 
MuR = 0.9 [o.38x 40 X 170 (75 - 1~> + 8.55 X 4200, (75-4LJ 

MuR = 67. 29 ton-m. 

CONCT.USJON: 

Comparando los resultados obtenidos del ejercicio F~3 y F-4 
observamos lo.siguiente: 
El porcentaje del acero en compresión en P-3 es mayor que en 
F-4, el acero en compresión no fluye en F-3 y si ·tluyc en F-4, 
se requiere mayor profundidad del blocke de esfuerzo a=l0.3B 
cm. en F~4 que en F-3 donde a=7.58 cm., para equilibar los e~ 
fuerzos de tensi6n y compresi6n. Se conprueba que el acero -
en compresi6n da ductilidad a la viga, pero no aumenta su re­
sistencia: 

MuR = 67.9 ton-m .M.u.R.= 67.29 t.on-rn 
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MOMENTO FLEXIONANTE 

¡;:,JERC cero u·-s 

Diseñar una viga de secci6n rectangular doblemente armada, con 
limitaciones de h y b. 

01\TOS: 

Concreto f'c = 200 Kq/cm2 
Acoro fy ~ 4200 Kg/cm2 
Carga muerta + carga viva sin peso propio 
··.-Vcm + cv = 2. 7 Ton/m. 

Resistencia del concreto a compresi6n:· 
f*c = 160 Kq/cm2 fy e 136 Kg/cm2 

SOLUCION: 

1.- Obtención de momentos último actuante. 

W=Wcm+cv + Wp.p 
Wpp = 0.25 X 0.40 X 2.4 = 0.24 Ton/ro. 
w = 2.10 + 0.24 = 2.94 Ton/m. 

-J.-~.:.~!! ··~ 
SE C(._~ \t.:.)N 



- \.\' n 1:!. \."·•.J.. 

. . . .. ,. .. ·-" ....... ·~ •'--· ,.,,M, .... .Y .•• /-,(~_/.._\_ . ...__~'l.. •. - .. '-~ "' 
·-·· .. ____ ~--~-:---------:- : .. F-20 

-M __ WL2 2.94(6) 2 

,;, ,· .. 
i 
1 
1 

< 
l.~· 

~-- ,.,,,. .... _J 
.J 

(.;3J 

-8- = 0 = 13.23 ton.-rn 

- 9 2- 9 +M - I28 X WL - 12]" X 2. 94 (6;k7.44 ton-rn 

.r.tla=F._c. X M,donde F.C. = 1.4 

-¡ ·¡:¡ .... v·í-i1 ·-"", . . ... . ·-"\· ...... ,' ' . ' , ..... .., 
1:-> . . ' 

I 

- Mua = 1.4 (13.23) = 18.50 ton-rn 

~ Mua ~ 1.4 (7.44) a 10,40 tnn-rn. 

2.- Para el momento Gltimo resistente: 

MUR;¡;,: Mua - MuR·= 18.5 Ton-m 
+ MUR= 10.40 ton-m 

3.- Obtenci6n del'acero requerido para momento negativo. 

-MuR 18.5 X 105 2 = bd2 = 25 X 372 = 54.05 kq/cm 

tomando como rt = 3 cm: d=h-r=40-3=37 cm. 

(1) Para un valor de MuR 54 05 1 gráfica ~- 2 bs v bd2 = . en a numero , o er a- . , 

mas que el porcentaje de acero correspondiente resultar!a mucho 
mayor que el porcentaje balanceado, por lo que debemos ·recurrir 
a unn SPcci6n dohlemento armada. 
CPll~it.h· r.111dn que nn :111 prfJlrnntnn of gc1toe 1l1.1' 1;1micoa: · 
P111áx = Pb; ele la figura No. 2 determinamos Pmaxt!: 0.015 

Para Pmáx = 0.015 corresponde MuRl = 44 k /cm2 bcIT .g. 
MuRl = 44 bd2 = 44(25) (37.) 2 = 15.0G X 105 kg-cm. 

rn acero mtiximo corno secci6n simplemente armada es: 

Asm~x S.A. = Pmáx (bd) = 0.015 x 25 x 37 = 13.07 cm2 

El acero faltante es: 

Mua - MuR1 = (18.5 - 15.06) X 105 2 GB 2 
ASf = F.R .. fy(d-2fíT o.§ X 4200 (37-3) .. • cm 

El acero de la sección doblemente armada es: 
A8 DA =AS máx.S.A. + Asf = 13.87 + 2.6.S = 16.55 cm2 
El acero en compresión requerido = Asf = 2.68 cm2 

AsD.A. = 16.55 cm2; Colocar 6#6 AS = 17.10 cm2 

A's = 2.68 cm2 
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4.- Acero requerido para momento positivo: 

+ Mua =+ MUR = 10'. 40 Ton~ 
Copsiderancfo Un'.t1' = 3 otn / . ~ e 40'.". 3 = 37 cm, 

• 1 . s ' 
MUR l0.40 X ~o "'30.4 Kg/cm2 ;'de:··lAf.:t.g. 2 P"! 0.0093' bT 25 X 37 . · . .· · . , '·· 

As. = pbd := 0.0093 X 25 X 37 =· ·.8.6 c~.2 
+ As = 8. 6 crn2 .;) · 3 varillat{ # · ~ " 



MOMENTO FLEXIONANTE 

Ejercicio: F-6 

Disefiar la viga "T" mostrada en la figura 

DATOS: 

Concreto 
Acero 
Wcm sin 
Wcv 

f'c = 200 Kg/cm2 

fy = 4200 Kg/cm2 
p.p. = 250 Kg/m2 

= 500 Kg/m2 

W•·.v + Wc.M 
I 

Resistencia del concreto a compresi6n: 

F*c =160 Kg/cm2 f'c = 136 Kg/cm2 

SOLUCION: 

S ECC \O"-.\ 

1.- Obtenci6n del momento Gltimo actuante: 

Wcv= O. 5 X l. 5 = O. 75 Ton/m 
Wcm= 0.25 X 1.5 = 0.375 Ton/m 
Wpp= (0.40 X 0.20 + 1.50 X 0.10) 2.4 = 0.552 Ton(m. 
Wua= 2. 35 Ton/m~ 

F-22 

Wua =F.C. (Wcv +Wcm +Wpp)=l.4 (0.75 + 0.375 + 0 •. 552)a2,,'35 t:a\hn 
F.C. = 1.4 para combinaciones de acciones permanentes Cón ac­
ciones variables •. 



Mua = WJJ.a 12 
8 = 

/~ 
/. , .. " .. [~: ..... ~ 

' 2 
2•35 ~12 ) - = 42.3 Ton-m. 

2.- Obtenci6n del momento altimo resistente. 

Mua = MuR = 42.3 Ton-m. 

F-23 

3.- Determinaci6n si la viga trabaja como rectangular o como -
viga "T". 
Suponiendo que la viga trabaja como rectangular; 

( 1) Para vigas "T" aisladas: t ~ b' /2 1 b .s;: 4b'. 

'l'omcmos b=4b' = 4(20)= 80 cm. 
Consideremos un recubrimiento de 6.5 cm; d::sh-;r...50-6.5 = 43.5 cm. 

MttR 42.3 X 10 5 
- 2 == 2 = 27.94 Kg/cm2 => p= o.ooas 
bd eo x 43.5 

De la fig. 2 de las ayudas de disefio se obtuvo p= 0.0085 
P m!n<p -P m~x.: Correcto. 

p= As ; As = 0.0085 (BO) (43.5)=29.58 cm2 
bd 

c= a b f"c; e= T ; abf"c = Asfy 
T = Asfy 

a= Asf~ = 29.58 (4200) = 11 •42 cm,:>T= lO cm. 
bf"c 80 (136) 

Conclusi6n: Como a i:::ll. 42 .> t=lO cm., la secci6n geom~trica "T" 
trabaja como viga "T" 



4,- Obtenc.l.ón de la cunntf~1 de ace1c, <• utilizar. 
l/2 

ª"' d Ía2 2(Mua-F.R.(b-b')t f"c(d-t/2))1 - L - F.R. b 1f 11 c "J 
a= 43 5 _ Í:-3 52 2(42.3Xl0 5 -0.9(80-20)10 

' [ ' O. 9 X 20 X 136 

a= 16.18 cm. 

As= a b'f"c 
fy + Asp 

Asp= Area de acero en tensión necesaria p~ra 
resistencia· a compresiOn de los patines 

' Asp= (b-b') t f"c -= (80-20)10 X 136 .. 19. 42 
fy 4200 

As= 16.18 X 20X 136 + 19.42 = 29.90 crri2 
4200 

Con 6 Vrs # 8 As = 30.42 cm2 

iíll/~ X 136 ( 43. 5 .. 10/2] . 

desarrollar la -
de la viga·. 

cm2 

s.-.Revisi6n si el recubrimiento supuesto r=6.S cm es correcto. 

•6:\\:B 

El recubrimiento libre de las 
El recubrimiento total de las 

1Ícm • lcm 
varillas es : rl ~\dv#8•2. S cm. 
varillas1 rt=rl=l.5 dv=l.5(2.50) 

= 4 cm. 
Separación libre horizontal entr.e barras es1 
su>/dv *ª = 2. so cm. \ 

~LS TMA=l.5(3/4")2.54 = 2.9 cmj<G-2.54=3.46 cm. Correcto 

Separ.ación libre en forma vertical entre varillas: 
s~\fdv = 2•50 ;r:2"' 2 dv= 2(2.50)= Scm. 2 cm.2Cm 



r _ 3(5.07)4 + 3(5.~ _ 
6 5 

cm 
- 6 X 5.07 - . • 

El recubrimiento supuesto r= 6.5 cm. es igual al recubrimiento obtenido. 

CONCLUS ION: 

El valor de "b" (ancho efectivo), se utiliza para definir la 
zona de pat!n que trabaja en compres16n. 
El valor del ancho total de la aecci6n, se emplea para condic12 nes de carga y peso propio. 
La viga diseñada,trabaja como secci6n "T", debido a que el valor 
de "a"· (profundidad del block de esfuerzos en compresi6n) abarca 
un.1 parte del alma de la viga. (a=16.1~ cm;) t • 10 cm.) · 
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MOMENTO FLEXIONANTE 

EJE~C:ICIO F-7 

Diseñar por flexi6n una viga de secci6n "T" que trabaja como -
rectanqular. 

D/\'1'0R: 

Concreto f'c = 250 ka/cm2 
Acero fy = 4200 kq/cm2 
Momento Gltimo actuante Mua= 42.3 ton-m. 

_l.:C.C.~ Ct.\,. ·····---i 

Resistencia del concreto a comP,resi6n: 

·f·-··l· ªº ci.\ 

f*c = ~00 kg/cm2 

SOLUCION: 

f"c = 170 kg/cm2 

1.- Como podemos observar se trata del mismo caso del ejemplo 
F-6, cambiando solamente el esfuerzo del concreto f'c. 
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Mua = 42.3 ton-m = MuR. 

2.- Detenninaci6n de la forma en oue trabaia la viga como T 
6 como rectangular. 

A).- Sµponiendo que la viga trabaja como rectangular: 

b' (1) Para vigas T aisladas T~ T; b -ll'S4b' ; tenemos b"'4b' 
b "" 4 ( 20) = 80 cm. y conaidl:lrernos un recubrimiento de 6. 3 cm. 
d ~ 50 - 6.3 = 43.70 cm. 

MUR_ 42.3 X 105 27 k~ 
bd2 - 80 X 43.7~ = •69 cm2 

De la gdfica # 3 obtenemos P = 0.008 ; Pm{n <: p-=. Pmáx ••• ~ 

As 
l' = bd As= 0.008 (80) (43.70) "'27.96 cm2 

e = a b f"c ; e = T ; a b f"c = Asfy 

T .,,, J\::::fy 

1\SfV 
r,:·~,.~c· "" ...,.i: . 

1: ... 10 1~m. 

Conclusión• como a = 8. 63 cm <::. t = 10 cm, la. secci6n qeom6tr! 
ca ''T" trabaja corno viga rectangulár. 

J.- Acero necesario en la sección. 

El acero que se requiere es: As = 27. 9.6 cm2 

Colocando 5 Vars. ¡1 8 ; As = 25.35 crn2 
+ 1 Vars. # 6 1 ~.s = ~. 85 cm2 

As = 28.20 cm:l 
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CONCLUSION. 

Observamos que para las mismas condiciones del ejemplo F-6 pero 
con concreto de mayor resistencia, la secci6n ahora trabaja corn.o 
rectangular ya que el eje neutro del diagrama esfuerzos deforma­
ciones se corrio'hacia el extremo superior de compresi6n, queda~ 
clo dentro de los 10 en., del pat!n de la viga (a,. 9.23 cm<. 
l 10 l:lll). . 

b::: '80 C.W\, 
. ' . . ·~···. ·~ .. 

i.=;::::.:=:::.J ~ 1 ~ ~~~ ·-· ··- ···­
i b'~'i3:~ .. ~ 

SECCION TRABE· 

· r min = 3(5.07)x 4+ 2(5.07)9 + 1(2.8519,.. 6•30 cm • correcto 
S(S.07) + 2.85 •• 



MOMENTO FLEXIONANTE 

OBJE'l'IVO 

EJERCICIO F-8 

Revisar el comportamiento de la secci6n mostrada en la figura y 
obtener el momento Oltimo resistente. 

DATOS: 

Concreto: 
Acero: 
As = 6 # 
Dosprccin 

f'c = 200 kg/cm~ 
fy = 4200 kg/crn 

10 + 3# 8 (62.73 cm2) 
ol acero on compresión. 

Resistencia del concreto a compres16n: 

f*c = 160 kg/cm2 f"c = 136 kg/cm2 

-ro c.M. 



1 

1.- Determinación del porcentaje de acero: y ,la ~orma en que 
trabaja la sección: 

·' 
Para vigas T aisladas b ~ 4b' 1 si b = 4bi = 4 x;30=120:;:,. 110 cm. 

:. b == 110 cm. 1 
• 

t -- 15 cm = !?..'... ,;, 1º. = l .. s ·· "' t 2 2 ••. 1.,;orre9 o 

El recubrimiento es: '.l ~ ' 

r = (3(7;92) 4.5 + 3 (7.92) 11 + 3(5.,07) ~S.5)/62.13.,;, 9.6 cm. 

d = h - r = 70 - 9.6 = 60.4 cm; 
El t j d As 62.73 ·,· . O 0094 porcen a e e acero es: p =· g = I10x6ó.; 4 = • 

" 
De la figura # 2, se observa que Pmtn < · t' ·< Pmtbc :. correcto. 

¡, l, 

C io T e =abf"c "" T ,., Asfy 

:. a ..,, Asfy "'62.73x4200 = 17'.61 cm·>·t·• ..... ·15 a __ m. • bf"UC no x 11"6 
Como a = 17. 61 :> t = 15, la secci6n geóinétrica "T" 

trabaja como viga "T" 

2. - Análisis como viga "T 11 

Asp = (b-b' H f"c _ ( 110-30) x· · 15 x 136 = l. s. 86 . cm2 
fy - 4260 

Asp.., es el área de acaro entensi6n,;.necesaria·i;iara deaarro 
llar la resistencia a compresi6n del pat!n de ~a vig~. . '"'.' 

' . . . 

E 1 área de acero de la aecci6n balanoaada. es.: 
4800 f" ' 4~00 136 

Asb = Asp + 6000 + fy fy e b'.d "" 38. 86 + .6o~ó+42óó x lm x , 

Asb = 66.47 cm2 .30 X 6Ó:. 40 : 

Como As= 62.73 cm2 :e:;;: Asb = AsmSx ~ 66.47 Cl\l2, la secci6n tiene 
un comportamiento dltctil. ·.,' 

3.- Obtenci6n de Mun. . \ 

,,, __ (As-Asp) fy (62. 73-38. 86hc4200 
.. ·- - "'j · - · = · 24. s1: cm. 

b 1 f 11
C 30 X 1 6 " · 



Mun = F.R. [1\sp fy (d-t/2) + (As - Asp) f.y (d~e/2~ 
P.U. = 0.9 para elemc~toe tj~e 

MuR = o.9 Gs.86 x 4200 (60.4 

MuR = 12 111 872 kg-cm., 

CONCLUSION: 

trabajan a fluxi6n. 

- 1
2
5) + 23. ~7 K 4200 (·60. 4 -ll:.fil,) ]. 

. 2 

MUR·~ 121.11 ton~. =. 

La viga "T" trabaja con secci6n "T", tie.ne un porcentaje. de ac~ 
ro menor al porcentaje mtiximo, per9 m,ayor al porcentaje mtn'imo, 
por lo que su comportamiento es dé secci6n subreforzada. · El mo 
mento 1'lltimo resie.tente de la viga es de :1.~Ll~/~:i..,rn•. -



MOMENTO FLEXIONANTE 

EJERCICIO F-9 

Revisión por f lexi6n de una viga de sección T que trabaja co­
mo rectangular. 

Dl\'l'OD : 

Concreto f'c = 250 kg/cm2 
Acero fy = 4200 kg/cm2 
Momento actuante Ma = 27.60 ton-m. 
Acero en tensión As = 5 Vars. # 8 (25.35 cm2) 
Claro de la viga L = 800 cm. 

'-·'' , e ... c~oc <..M. t e: .• o..c:.. " t.500 '-M., 
·'éJ. . . ...... ····- ... ··~ .. - .. -· ...... _ .. .. 

1 l 

Resistencia del concreto a compresi6n: 

f"c = 200 kg/cm2 f"c = 170 kq/cm2 

···t 
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BOl,UCLON: 

1.- Determinación del momento Gltimo actuante: 

Mua= F.C. Ma donde F. c. = 1.4 para combinaciones de -
cargas permanentes con · cnrr1as 
variables; 

Mua= 1.4 (27.6) = 38.64 ton-m. 

2.- Determinac15n del ancho del pat!n que tr~baja a compras16n; 

f 16t + 
b :·-5 L/4 = 

\~.a.e 
b = 200 .cm. 

b' = 16 (15) + 25 = 265 

800/4 = 200 

= 500 

3.- Revisi6n si la viga trabaja como .T 6 como rectangular: 

Suponiendo que la viga trabaja como rectangular. 

111~1~ar111i1HH'li3n ifoL r:ucubdm.f.ottl.'.01 

r = 15.21 (4) + 10.14 (9) = 6 cm 
15.21 + 10.14 • d = h":"r = 50~6 "' 44·,em. 

Determinación del porcentaje de acero 

(0.29%) 

de la figura 3 se observa que Pmin <P < J?max :. C,orrecto 
~sfy 25. 35x4200 _ . 

a"' f"c == 200 x 170 = 3.13 cm. <;;; t = 15 _cm. 

Como a= 3.1.3.::::::: t = 15 cm.; 
trabaja como rectangular. 

4.- Obtención del MuR. 

la sección geom~trica "T" 

As 
p = 6d = 0.0029 

MR 
bd'2 

. 
== 

10 M R 

de la figura nlÍ!nero 3 obtenemos: 

= 10 (200x442) = 3872000 kg-cm. 

MuR = MR = 38.72 ton-~. 
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CONCLUSION: 

La viga tiene un porcentaje de acero adecuado, trabaja como V! 
ga rectangular y tiene un momento a1timo resistente de 38.72 
ton-m., igual al momento tiltimo actuante de 38.64 ton-m. 

MuR = 38.1Z ton-m = Mua= 38.64 ton-m. 
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MOMENTO FLEXIONl\NTE 

1·:.rn1u:tc10 1"-lo 

Revisar una viga de sección rectangular sujeta a flexión biaxial, 
empleando el m~todo aproximado de Euler 

D/\'ros: 

Concreto f' e = 200 kg/cm2 
Acero fy =4200 kg/cm2 
Mamen tos til timos actuantes: 

Muax == 6 ton-m 
Muay "" 4 ton-m 
Area de acero 
As ~ 4 Vars.#10 (31.60 cm2) 

SECCJON: so 
Ac.01. Elll C.M. , ........ - ... '24\t\O 

,/ .... .. 

¡. ···3e:1 '} 

Resistencia del concreto a compresión: 

f*c = 160 kg/cm2 f"c = 136 kg/cm2 

SOLUCION 

La ecuación de Euler Muax + M\5ay """'· 1 
MÓ:Rx M rY -· 

Donde MoRx es el momento ültimo resistente de la sección con 
respecto a el eje "X", cuando el momento áctuante en el eje 
"Yº es igual a cero, y M'uRy es el momento t11timo resistente 
con respecto a el eje "Y", cuando el momento 11ltimo actuante 
en el eje 11 X" es igual a cero. 



1 .- Dcd:crmiirnci6n de MORx (cunndo Muny ,;; O) 

f"c. 

D 
[ __ , 

c.s 
Ce 

F-36 

Por 
Del 

tanteos: Suponiendo C = B.4 cm; a= 0.8C = 6.72 cm 
diagrama de esfuerzo - deformación: 

Ec 0.003 
= fi (d-C) = ~ (45-B.4) = 0.013> Ey = 0.0021 

"" ~e (C-d') = ~:~º 3 
(8.4-5) = 0.0012 < Ey = 0.0021 ' el Est 

acero en compresi6n no fluye. 

fn 1 -=- 1':!ü1d·: = O. 0012 x 2 .1 ~' 106 "' 2520 kg/cm2 

T = ns2 fs2 = 2 x 7.92 x 4200 = 66.5 ton 
Cs = Asl ü;l = 2 X 7.92 X 2520:: 39.9 tori 
Ce =.~bf"c = 6.72 x 30 x 136 = 27.4 ton 

T"' 66.5 ~e= 67.3 ton por lo tanto el valor supuesto de "C" 
es correcto. 

MliRx = F.R. @s (d-d') +Ce (d- ]"U 
P.R. 0.9 para elementos que trabajan a flexión 

M(1lh: O .'l [1'). C) ( 41l-!i) ·l n. 4 ( 4r; - ~./2 Ll "' 2463 t:on-cm. 

M\lnx = 24.63 ton-m 

2.- Determinación de M~Ry (cuando Muax == O) 



:; 11pcm.h11H lo e .. 7 cm 1 a .. o.a (7) ""'!>.G cm. 

0.003 
= --7-

= o. 00 3 
-7-

(25-7) = o. 0077 > o. 0021 :. fsy = fy 

(7-5) = 0.0009 < E'y = 0.0021 ' 

El acero en compresión no fluye 

fs3 = Es3 x E= 0.0009 x 2.1 (10)6 = 1800 kg/cm2: 

T = As4fy = 15.84 x 4200 = 66.5· ton 

es= As3fs 3 = 15.84 x 1800 = 28.5 ton. 
1'. 

Ce= abf"c = 5.6 x 50 x 136 = 38.1 toni. 
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C = 6 6. 6 ton ::!: T "" 66. 5 ton ¡ por lo ,~~nto . ~-1 V:!llor S';1p~esto. 
de "C" es correcto. 

MúRy = F.R. [c1:1(Ci-d 1 ) + Cc(d ;>] 
Mli.Ry = 0.9 [ ~8.5 (25-5)' +. 38.Í (2S - ·5126)] 

Mli.RY = 12.7 ton-m 

F.. 1274: ton-ém. · 
••• 1 • ,·:, • 

1n mdtodo do ·Eulor d" .ontra un 80 y .. 90\ <la ap:r:ox;~oilsn·~ 

Considerando uri 90% ·de aproximaéf'6n: 

MúRx = 0.9 (24.63) 
Mli.Ry = 0.9 (12.7) 

= 22. 2 ton•m. 
::s 11. 4 ton-m· 

~ + ~ = ..L +__L .. 0;6~ ...a: 1'· /, ·correc~q~ MQRx ~ 22~2 11.4 
M.u. R~ 

M1MR';l•\2,"1'0 

.9 M!i...R':J•ll·40 
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CONCLUSION: 

La secci6n nos resiste las· solicitacibnes ''de fil.e~i!5n biaxial 
a que esta sometida. 

La resistencia dé la viga a flexi6n bia)(:i.'a3,., ·'abarca toda las . 
combinaciones de Mx CXXI. My que, se enc;uerltr:~n dentro. de· :el. ár.ea 
sombreada. 



MOMEN'l'O FLEXIONANTE 

EJERCICIO F-11 

Revisar una secci6n de concreto reforzado sujeto a flexión, con 
eje de simetría vertical. 

DATOS 

Concreto f'c = 200 kg/cm2 
Acero fy = 4200 kg/cm2 
Acero en tensi6n As = 3 Vars. # 8 (lS.21 cm2) 
No considerar los efectos del acero en oompres16n 

S ECC\O~ 

Resistencia del concreto a compresión: 

f*c = 160 kg/cm2 ¡ f"c = 136 k<J./cm2 

so1.ucrnN: 

1. - De terminacHSn de MuR. 



t .. 
~ 

~--
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__ ..,.·ij,.....- .':T'""-
'·.·. 

e. 6. Distancia al centro de gravedad del. t;:itapec1·0 de cortcre• 
to a compresi6n. 

Suponiendo que la sección es sobrefo.t'zadai \ 1 .fs cm .fy 

T. = Asfy = 15.21 :x: '1200'= G3,S82 kg. 
· .... 

Por equilibrio de fuerzas T = e = f"c Ac 
Ac = !_.. = 63,882 = 469 72 f"c 136 • 
l\c = ~Q __ !__QQ±-.~ • .x: fl "' 

4o + ª• 4ª x a '" (20 +O, 2A) a .. 2 . 2 
Aa ~ D.ld~ + lOa M 469.72 Ja~ +·lOOa - 2J4a~G ~·O 

a1 ,2 = -100 :1: 'lfi0o2~-4(·;¡;;8:6) a = 19 .. 63 cm 
2 

~ovisión si la suposici.ón se cumple: 

ª 19.fil - 24 ~4 d •4 5 24 54 19 96 e "'Q.8 == --0:-if · - • :.:> cm. -e "' ., • ... .• .. • cm, 

Por triángulos semejantes: 0.003 = 24.54 
"'"]fil 19.96 

Es = O.OOJ x2 ¡~5~ 6. = 0.0024 > Ey = 0.0021 • Correcto. 

M R ~ T (d-C.6.) = 63,882 (44,5 - 1º.· 35) = 2,181¡570 k~ .. cm,' 

M R = 21.81 ton-m. MUR= F.R.MR = 0.9x21,8l = 19,63 ton~m. 

2.- Determinaci6n ·del Refuerzo Mínimo. 

MUR ;;:;:i.1.5 Mag. Mag = momento de:. agrie.tamiento 

Mag ;f = 2 {f'? = 2f20ci'= 2a .• 2a kg/om2 

::: 2 y 

= ff Iag 
Yi 

1 
X :r >C 

1 ' 1 10 X 50 X j X 50 + 20 X 50 X ~ X 50 
=· 22.22 

250.x 2 + 1000 
cm. 



'2C> t.\" ........ -···· ·f 

'50< .... , 

-:r as 
l~.6l 

·---J.-

.... ··-- _ ··-···-[~~ ~l!.l~Tr~o 

'Y;,¡ C!.'2,C!.2 C.M. 

l -

Iag = ~03~ 503 + _! X 10 
2 

T.ag ·- 300,925.93 cm4 

2] 20x5o3 ,, 
X 50 X (5.55) X 2 + 12 +20x50x(2.78r 

Mag = 28.28 X 
300925.93 = 22.22 382,996.64 kg-cm. m 3.83 ton~m. 

MuR=19.63 > 1.5Mag==5.74ton-m. 

• Cumple con el. refuerzo 
mínimo 

3.- Determinaci6n del refuerzo m~':imo (falla balanceada) 
Para una falla balanceada del diagrama de deformaciones: 
0.003 = O.OOJ + ~y Ey = 0,0021 d = 44,5 cm. 
ch a 

44.5 X 0.003 
cb = 0.003+0.0021 = 26 • 18 cm. 

ab = o.a Cb = 20.94 cm. 

Por equilibrio: T ~ C Asb fy = f"c Ac 

Ac = 0.2 a~ + 20 ab= 0.20 x 20.942 + 20 x 20.94 ~ 506.50 cm2 

Asb'= f''c:tlc = 11.§_ x 506 5 = 16.40 cm2 
fy 4200 • 

Como Asb = 16.40 cm2 >As = 15.21 la seoci6n·as s14breforzad4, 
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CONCLUSIONES: 

La secci6n esta diseñada para resistir un MuR'·de 19.63 
ton-m., cumple la condici6n para refuerzo rn!nirno y tie 
nfl una cuantía de acero inferior al máximo valor, por:: 
1 o qu<~ <1M 1.11111 Mtiec: i6n nuhr.e f:or:i:adt\. 
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C ~ P I T U L O !V 

F L E X O C O M P R E S I O N 

En este capítulo se presentan los procedimientos y especifica­
ciones para determinar la resistencia de los elementos de con­
crAto reforzado sujetos a la acci6n de carga axial y momento -
f:lexionante. Esta combinaci6n de accionas se presenta de dos 
::armas, que son: 

1.- Plexocornpresión axial.- La carqa P esta anlicada sobre 
un eje de simetria de la secci6n fiqura F.C. 1 

2. - Flexocompresi6n biaJcial. - La carc:ra 'P esta a~licada en 
un eje cualquiera ~igura F.C. 2. 

ey 

+ p ·-¡·-?-X -.1'----+--t- ·-: - X 

1 

i . .} 
ex +---+ ., ex 

FIG. F.C. 1 FIG •. F.C. 2 

De la ecuación de momento M = P. e, observarnc:is oue :r,iara ali;?unaa 
eatructuras P y M vartan en la misma ~roporci6n en una secci6n 
transversal dada, al varinr las condiciones de ca~qa extern~. 
Esto equi\'«le a afirmar que la excentt"iOidad, e, perms..nece con!_ 
tante. Sin embargo, en otros casos J? v M nueden va:r.ia:r. en dis.­
tinta forma y entonces e no es constante ... Por lo tanto, un ele 
mento puede alcanzar su resistencia bajo inUM~:rablé'a. aoMbinacig . 
nea de carga axial y momento flexionan te. ~ntaa·· oombina,cione)!!l 
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Varían desde una carga axial máxima, Po, de tensi6n 6 compresi6n, 
y un momento nulo, hasta un momento Mo, aunado a una carga axial 
nula. El lugar geométrico de las combinaciones de carga axial y 
momento flexionante con la que un elemento puede alcanzar su re­
Ristencia se representa gráficamente por medio de un diagrama de 
i 1it·1.·r.ic1.~:1 t5n. 

1·: 1 di.ayr-.imn de i nteracci6n se obtien~ t.leturrninando varios punto:; 
que lo definan. El procedimiento para encontrar un punto cual-­
quiera esencialmente es el mismo usado en f lexi6n para calcular 
las fu0rzas de tensi6n y compresi6n una vez supuesta la profun-­
clidad del eje neutro, como se defini6 en el capitulo III. Sin -
embargo, no es necesario hacer varios tanteos hasta igualar di-­
chas fuerzas, ya que en caso de que no sean iguales, la diferen­
cia representa una fuerza normal, P, y el momento respecto a el 
eje geométrico representa el momento flexionante, M, que corres­
ponde a el estado de deformaciones determinado por la profund!-­
dnd supuesta del eje neutro. 

Para determinar la resistencia de los elementos sometidos a fle­
xocompresi6n biaxial, Bresler desarroll6 la siguiente expresi6n: 

1 
Í'r 

1 + 
Pi 

donde: 

1 - 1 
Py Po 

Pr = Carga normal máxima que actua a excentricidades ex y ey 

Px = Carga normal máxima a una excentricidad ex contenida en un 
plnno de si.metria (ey -· O) 

Py - carga normal máxima a una excentricidad ey contenida en un 
plano de simetria (ex = O) 

Po = carga axial mfixima que puede resistir el elemento --------
(ex= ey " O) 

1.u cxpr.•~Hi6n propuesta por Brosler representa una familia de pla 
nos que ap~oximan los puntos de la superficie de interacción. Es 
ta expresi6n es vfilida para valores de Pr 0.10 Poc, se utiliza 
para columnas rectangulares 6 cuadradas y tiene 10% de error, -­
aproximadamente. 

EFECTO DE ESBELTEZ. 

El efecto de esbeltez es la reducci6n de la resistencia de un ele 
mento sujeto a flexocompresi6n, debido a que la longitud del ele= 
mento es grande en compresi6n con las dimensiones de su sección -
transversal. 
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En columnas esbeltas el. momento de éUaeño f:!erll. igual al momento 
calculado en el análisis de la estructura ~s un momento adicio 
nal, producto de J..:i. deformaci6n de la. columna. -

Las variables que influyen sobre la resistencia de una columna 
esbelta que forma ~arte de una estructura son: 

1.- La rigidez a flexiOn de las trabes que restringen a la 
columna. Mientras mayor sea esta rigidez a flexión, es 
mayor el grado de ~mpotramiento ó restricci6n de la co­
lumna en sus extremos y, por lo tanto, son menores las 
deflexioncs de la columna y los momentos adicional.es. 

2.- Rigidez a flexión de la columna.- a mayor rigidez de la 
columna, su deflexi6n y momento adicional son menores. 

3.- Relación de excentricidades en los dos extremos de la -
columna y tipo de curvatura. 

r.; rol1ici611 da (1lwantr icidades, 6 8N\, la rolacidn on-­
tre los momentos en los dos extremos de.la columna, infl~ 
yen en la magnitud de las deflexiones y, por tanto, en -
los momentos adicionales por esbeltez. Con respecto al 
tipo de curvatura, para columnas con curvatura simple -­
son mayores las defl&xiones y momentos adicionales que -
para columnas con curvatura doble. 

p 

.--+-.....Ml 

om:.EXIONES 

p.y 



OOLUMNA CON 
CORVA'lUAA 
OOBLE 

4.- Dc.>splaz<1mi.ento laterul relativo entre los dos extr.emos 
d~ la columna.- Para marcos con desplazamiento lateral, 
los momentos adicionales son mayores que cuando los mar 
cos no pueden desplazarse. 

s.- Duración de la carga.- cuando la carga actua por un p~ 
riodo prolongado de tiempo, las deflexiones aumentan por 
efecto de la contracci6n y el flujo pl~stico del concre­
to. Por lo tanto, aumenta tambi~n los momentos adicio­
nales y la reducci6n de resistencia por efecto de esbel­
tez. 

Criterios que marca el Reglamento de Construcciones del 
Departamento del Distrito Federal para la clasificacidn 
de columnas y 1.a obtemc!~n del. F.actor de amp11ficaci6n 
de momentos. 

1.- Para miembros con extremos restringidos lateralmente: 

Si ~H < 34-12 (~i) ·::::;'> columntt corta 

f>i 100 "-:-!S.!!.'> 34-12 <M~;) !'.".--;> columna oabelta ,,.. r ~· M.., 
KH "· Si r _;;> 100 ::::::::? columna muy esbelta. 
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P.1rn mi.emhros C<>n ext:rcmos no r.estringidos: 

Si Kll < 22 
_..,:,.._ 

' columna corta r ----,. 

Si 100 "'-. !5.!i > / r 
' 22-~ columna esbelta 

Si I<H 
r 

Donde 

(+ ~) 
(- !Vil¡ 

M2 

....... 100 -'~ 
·-~-> columna muy esbelta. 

,· 

KH es la longitud efectiva de pandeo 

r es el radio de giro de la secci6n. 

son los momentos en los extremos de la colum 
na, que incluyen lar- excl':'ntric.ic'iades 11ccUJC!ii 
t;aü~s partt 111 co111tkH'Sn mtli:1 deH:l'nvo:rnblo. -· 

Para curvatura simple 

Para curvatura doble. 

Factor de amplificaci6n de momentos <ól 

1,- Para miembros con extre~os restringidos lateralmente: 
( Cm '-., Ml '-.. 
d = 

1
_ Pu / 1.00 Cm= 0.6 + o.4 (M2) ~ o.40 

Pe 

Pe = J!' .R~f 2 El 

l KHJ 2 

EI 0.40 Ec I Be 10,000 ~f'c' = (1+13 d) = 

Ig = inercia de la columna 

fj = Relaci6n entre el rnax! 
mo momento de dise~o -
por carga muerta y el 
mlixi.mo momento de dia~ 
ño total. 

2.- Para miembros con extremos no restringidos lateralmente, 
se tomar§ el mayor valor que resulte la siguiente ex~re-­
si6n, 6 el obtenido por. la ex~resi6n del inci~o 1. 

r 1 -... 
0 =: L P. • .~l. 00 

1 ~-U·/ 

r,as sumas se r;tfetg a. todas las columnas del entrepiso. 
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I~ RPrlc de ojercicios que a continuaci6n ae presenta se divirle 
1•11 do:i pnt't<.'n: 

1.- COLUMNAS CORTAS 

PC-1 Revisi15n de una columna de concreto reforzado sometido a 
flexocompresiOn axial. utilizando el m~todo general. 

Fc-2 Determinaci6n del diagrama de interacción para una colum­
na de sección rectangular. 

T·'C- 3 Revj.s,1.r una columna de secci6n rectangular~ empleando las 
ayudas de diseño, sometida a flexocompresi~n axial. 

FC-4 Diseñar una columna de secci6n rectangular, emple~ndo las 
ayudas de diseño, sometida a flexocompresi6n axial. 

FC-5 Revisar una columna de secci6n circular, empleando las 
ayudas de diseño. 

FC-6 Diseñar una columna de secci6n circular, empleando las -­
ayudas de diseño. 

FC-7 Revisar una columna de sección rectangular, sometida a -~ 
flexocompresión biaxial. 

FC-8 Diseño de una columna sometida a flexocompres16n axial, -
de secci6n rectangular. 

FC-9 Diseño de una columna de concreto reforzado y secci6n cit 
cu lar. 
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F L E X O C O M P R E S I O N 

EJERCICIO FC-1 

Rcv fanr la columna de concreto reforzado, aJ?licanqo e,l m6todo 9~ 
neral, sometida a efectos de flexocompresi6n axial. 

DATOS: 

ft Concreto f'c = 200 kg/cm2 
Acero fy = 4200 kg/cm2 
Carga muerta Pcm = 20 ton 
Carga viva Pcv = 12 ton 
Area de acero 6 # B (30,42 cm2) 
Excentricidad de diseño ed = 40 cm. 
No considerar los efectos de las 
Vürillas que cstan restringidas 

30 -·- ---~~ ... trn::f4 

+--· S
1

0 } '· . 
pnr ) a g.L·11pn 

Resistencia del concreto a compresi6n: 

f*c = 160 kg/cm2 

SOLUCION: 

f"c = 136 kg/cm2 

4_ ........ ;t 
odot140 . 

SECCION DE COLUMNA 

1.- Obtención de la carga y momento ~ltimo actuante. 

Pua =F.C. (Pcrn + Pcv) = 1.4 (20 + 12) = 44.BO ton. 

F.C. = 1.4 para combinaciones de acciones permanentes con 
aciones variables. 

Mua= Pua x ed = 44.80 x 0.40 = 17.92 ton-m. 

2. - Obtenci6n de la carga y ¡nomen to último resisténte, 

SEO:::ICN DEf'ORMl\CtOOES 



E's = 0.003(C-4) 
e 

Es = d X 0.003 - 0.003 e 

¡¡•e-e 

Suponiendo C = 27.9 cm. ~ a= O.Be= 0.8(27.9)=22.32 cm. 

E's = 0.00~~:~· 9 - 4 > = 0.0026), Ey = 0.0021 :. f's = fy 

Es = .1.§_x o.oo3 - 0.003 = 0.0019 < Ey = 0.0021 27.9 
fs =Es X E= 0.0019 X 2 X 106"' 3892 kg/cm2 

El acero en compresi6n fluye y el .acero en tensión no llega 
a su l!mite de fluencia. 

Ce = abf"c = 22.32 x 30 x 136 x 10-3 "" 91.07 ton-m. 

Cs = As fy 3(5.07) x 4200 x 10-3 = 63.88 ton-m, 

-T = -Asfs = -3(5.07) x 3892 x 10-3 = ~59.~0 ton-m. 

- .... --........... , ___ , -·-----·--.. ·-.. --
FUERZA BRAZO MOMENTO 
(Ton.) (m) (Ton-m) ' 

Cc=+91.07 0.1384 12.60 

Cs=+63.BB 0.210 13.41 

'li=-59 .20 -0.210 12.43 

p =95.75 M=38.44 

PuR = F. R.P = 0.85 X 95.75 =81. 388 ton 

MUR= F.R.M = o.as X 38.44 = 32.674 tpn-m. 

euR = ~ = 32.674 - 0.4015 me 40.15 cm. PUR 81. 388 -

euR = 40.15 cm= ed = 40 cm. :. el valor supuesto de 

e ~ 27.9 cm. ao corr~cto. 

La resistencia de los elementos de conc;reto sometidos a flexo 
compresión se reduce en el 1·5%, e'sto eéf; el factor·~~ red\~ó--
ci6n F.R. = o.es. 
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CONCLUSIONES: 

fo:l m6t:odo q0n1~ral consiste en asignar valores a e dctermi.nado el 
momc:into, la carga y su excentricidad para cada valor hasta igua­
lar la excentricidad calculada con la excentricidad de diseño, -
para ese valor la carga y el momento son los que resiste la sec­ci6n. 

PuR == 81. 39 ton 

MUR = 32.67 ton 
> 
> 

Pua "' 44.80 ton 

Mua= 17.92 ton-m 
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F L E X O C O M P R E S I O N 

F!.mRCIC ro PC- 2 

1111tr·l'ntl11111· 1~1 df"11Jl:'ilOl•l tlll lr1l1~1·11cni611 dt• 11113 column•1 de conc.1r.oto 
rei:or.zatlo y secei6n rectangular. 

DA'l'OS 

Concreto f.'c 
A e: ero fy 

As 

200 kg/cm2 

-- 4200 kg/cm2 
6 Vars. 1 6 (17.1 cm2) 

30 an. 

f 
' 

30 cm ~ 1 
1 

u V <J 

o o e Resistencia del concreto a compresi6n: 

f*c = 160 kg/cm2 ; f"c = 136 kg/cm2 
S~CTCN DE COill-NA 

SOLUCION: 

Nos limitaremos a la obrenci6n de 7 puntos de la grafica: 

1.- Carga axial de compresión que resiste la sección "Poc". 

Poc Agf"c + Asfy = 900 (136) + 17.1(4200) = 194220 kg. 

Poc = 194.2 ton. 

Pot = Asfy = 17.1(4200) = 71840 kg = 71.8 ton. 

3. - Cbtenci6n de la condición balanceada (Pb y Mb) 

B,C 

.rf1'E~ e[ 
t·--t 

~ IJ e es 
Ce 

E'S 

o "' ... T 
~ l , 

ES 
SECCION DEFORMACIONES ESF\JERZOS 



F.' s = r.x cc-r> -- © 
·C 

Jo:'i;" !~.~OOJ (C-3) 
e 

1 Es = dEc - Ec -- @ 
e 

Es ~ 27 (0.003) - O.OOJ 
e 

Cb = e I de la ecuaci6n ® Cb = _dE_· x __ 
Es+Ec 

FC-11 

como para la condición balanceada el acero en tensi6n fluye, 
tenernos que Es = Ey 0.0021. 

cb = 21 (n.OOl)/(0.0021+0.003 ch= 15.88 cm, 
.il> ·~ 0.11 <:1> · n.s x 15.Ufl"' 12.70 cm. 
~·s~ o.OOJ (15.08-3)/15.UO = 0.0024 Ey= 0.0021 ••• el 
acero en compresión fluye y f's = fy 
es= A'sf's = 8.55 x 4200 = 35910 kg = 35.9 ton. 
Ce ab x b x f"c = 12.7x30x136 = 51816 kg = 51,8 ton. 
T = 7\sfy = B.55x4200 = 35910 kg = 35.9 ton, 

---------li'UEHXl\ Bru\ZO MOMENTO 
('l'ON) (CM.) (TON-CM) 

+Cc=Sl. 80 (30/2)-(12.7/2) 448.07 
··--·-""' 

1-Cs-"JS. 90 (J0/2)-3 430,80 
-· 
-'l' =3!:"1. 90 - (30/2)-3 430.80 ---··-·--
l'b ,~51. uo 1309.67 

Pb = 51.80 ton ; Mb = 13.09 ton-m. 

4.- Para un valor de e= 3 cm., no trabaja el acero en compre­
sión y el acero en tensión fluye. 

Cc==abf'c 
T l\sfc 
CH = 0 

= 0.8 x 0.3 (30 (136) = 9 792 kg = 9.79 ton. 
= 8,55 (4200 = 35910 kg = 25.91 ton. 

-···-··---... ------ ------------·-,.--. 

FUERZA ('l'ON BRAZO (CM) MOMENTO (TON-CM) 

es = 9.79 (30/2-(3x,8/2) 135 
T= - 35.91 - 1(30/2) 03¡ 431 

Pl = 26.12 Ml = 566 

(Pl = - 26.12 ton. Ml = 5.66 ton-m)., 



r;.- I'nr.a un vn1or de e= 20 cm. & = 16 cm. 

I~!' n O.Oll I (20-'.I) > .. - .. ··-¡o--····,. 0.002(i l~y .,, o.oo:u 

ro de compresión. 

f's = fy = 4200 kg/cm2 

gfl · 0.~~1- - 0.003 • 0.0011 < Ey = 0.0021 

acero en tensión. 

Cs -· EH X E :::: 0.0011(2 X 106¡ = 2100 kg/cm2 

Ce :::: abf"c = 16 (30) (136) '= 65,280 kg == 65.28 
Cs = Asfy =8.55(4200) :::: 35,910 kg ::: 35.91 
-T = Asfs =8.55 (2100) ::::-17,955 kg =-17 .96 

FUERZA (TON) BRAZO (M) MOMENTO (TON-M) 

+Cc=65.28 (0.15-0.08) 4.57 -+Cs=35.9l (0.15-0.03) 4.31 
-T =-18. 85 --(C.15-0. 03) 2.26 

l'.! 82. 34 M2 =.Lt.14 
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,', f Luyo t• I f\C!.,'.. 

:. no fluye el 

ton. 
ton. 
ton. 

6.- Para un valor de e = /.7 cm, no trabaja el acero en tensi6n 
y el acero en compresión fluye; a= O.B e =O.Bx27 = 21.6 cm. 

Ce= 21.6 (30) (136) = 88128 kg = 88.13 ton. 

es= 8.55 (4200) = 35910 kg. = 35.91 ton 

T = O 

FUERZA (TON) BRAZO (M) MOMENTO (TON-M) 

+Cc=BB.13 ___ _j_O .15-0 .108) 3.70 
+Cs=35.91 (0.15-0.03) 4.31 

P3 =124.04 M3 = B.01 

7.- Para un valor de C= 6 cm. a = 4. BO 
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· F:'n .... o.oo~(G-Jl "'0.0015 < Ey .. 0.0021 

f's = E's x E= 0.0015 (2 x 106) = 3000 kg/om2 

Es= 0 ·~ 81 -0.003 = 0.0105 > Ey = 0.0021 :. fs 1:1 fy 

+es= As'f's = 
+Ce = abf"e = 
-T = Asfy :: 

FUf:RZA (TON) 

+Ce =+19.58 
+es =+25.65 
- T =-35.91 

P4 = 9.32 

8.55 X 3000 = 25650 kg e 25,65 ton 
4.8x30x136 = 19584 kg = 19.58 ton 
8.55 x 4200 =-35910 kg =-35.91 ton. 

BRAZO (M) MOMENTO (TON-M) 

+(0.15-0.024) 2.47 
+ (0.15-0. 03) 3.08 
-(0.15-0.03) 4~31 

M4 = 9.86 

PUNTO CARGA TON MOMENTO ·"TON-M 

Poe +194.20 00.00 

PoT - 71. 80 00.00 

Cb + 51. 80 13.09 

Cl - 2ñ.l2 5.66 

C2 + 82.34 11.14 

C3 +124.04 8. 01 

C4 + 9.32 9.86 



PH (ton) 

Poc=194.2 

Pb=51.fl0 cQ._ - -

C4 

Mb=13.09 
' 

DIAGRAMA DE INTERACCION 

FC-14 

FALLA EN 

COMPRESION 

FA'úLA EN 
TENSlON 

,_... 
MR (ton-M) 
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CONCLU.SIONi 

1H c.iüuyr·ama \lt:• tnLm:QC!Ot&11 t1t1 el lugar oeomelrict'> dti tal "ºmllJ:. 
naciones de carga y momemto que resiste ln aecc16n, 

Los valorea de PR y MR que se obtienen el diagrama do interao­
ci6n, ae deben multiplicar por un factor de reducción F,R. a 

o.as para obtener la resistenoia Oltima de ia columna. 

La condici6n balanceadn divide el diagrB.l1la de interacci6n en 
dos zonas: 

1.- zona de flexocompreai6n, corresponde a los puntos del dia­
grama que se encuentra entre P.oc y Cb. 

2.- Zona de flexotans16n, COJllPrendida entre Pot y Cb. 
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F L E X O C O M P R E S I O N 

J.!!,TERCICIO .PC- 3 

Determinar la carga axial última resistente y momento ültimo re 
sistente de una columna .de concreto reforzado empleando los di~ 
gramas de interacción de las ayudas. de diseño y compararlos con 
los elementos mec~nicos Gltimos actuantes. 

DATOS: 

Concreto: f'c = 200 kg/cm2 
Acero fy =4200 kg/on\2 

Mua= 17.92 ton-rn 
Pua = 44.80 ton-m 

No considerar los efectos 30 au 

y~ 
sd cm. 

t 

P~a ·+ ,... X 

de las varillas que estan re~ 
tringidas por la grapa. ---------'~t 4 án· ++- . 

SEXX:IOO· DE OJi:mNA 4 an. 

Resistencia del concreto a compresiOn: 

~*e = 160 kg/cm2 

SOLUCION: 

1 f"c = 136 kg/cm2 

1.- Determinaci6n de la excentricidad de diseño ned" 

M = P. e 

eua = ed 

e = 
= Mua _ 

Pua -

M 
p 

!1.:_g = o 40 44 •. 80 • 

2.- Determinación de P~R y MuR 

mts. 

d -- "' h 
~ "" o. 92 :;> util.izar la figura t 5 de las ayudas de 

diseño. 

~ = 40 = 
h 50 

p = ~ = 

q = P ~te 

0.80 

6 (S.O?) =o 0203 
30 X 50 . 

4200 
= 0.0203 136 ~ 0,6263 

} 

De la ~~gur~ i 5 

K = O. 47 · 

R = 0,375 

obtenemos: 

• P.uR = K F.R. bhf"c = 0.47x0.85x30x50x136 =i8L49 X 103 ~9· 



FC-17 

kg-cm. 

PuR = 81.49 ton > Pua = 4 4 • 8 o ton 

MUR= 32.51 ton-m >Mua= 17.92 ton-m. 

CONCLUSION: 

La columna resiste los elementos rnec§nicos ~ que as someti­
da. 

ta carga y momento resistente obtenidos de las ayudas de.di­
seño son iguales a los valores obtenidos po~ el mdtodo gene­
ral del ejercicio FC-1. 

l?UH ,. 81. 49 !- PuR tt 81. 39 ton. 

M).lR ~ 32.51 - MUR= 32.67 ton-m. 
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P L B X O C O M P R E S I O N 

EJERCICIO FC-4 

Diseñar una columna de concroto reforzado y seccidn rectangular 
sometida a flexocornpresi6n axial. 

DATOS: 

Concreto f'c = 200 kg/cm2 
Acero fy = 4200 kg/cm2 
Carga de servicio Ps=30 ton 
Momento de servicio Ms=9ton-m 

25 on. 

X 
l 

: 

40 an. 

SEO:ION DE· CDUJ!til\ 

Resistencia del concreto a compx-esi6n: 

f~c = 160 kg/cm2 

SOLUCif'>N: 

f"c = 136 kg/cmi. 

30 an{ 

1 

l 
. 1 

Ps 

l 

l. - Obtenoi6n de la excentricidad de diseño.1 "ed11 

excentricidad de diseño "' excentricidad:''~cal~ü~ada + excen·-
tricidad accidental. ' . ..:. . . . 

La excentricidad accidental tomará el 'mayor .valor que re,~! 
te de las siguientes. expresiones':" , ' · · 

>. {O. 05 h = 0.05 (40) = 2 cm. eacc, 2 cm. = ' 
ed = ecalc. + eacc ... ~ + e.aoo. = ,9 + 0.02."' 0.32 m. 

. Ps :ro- . . .. 
2.- Obtención de Pua y Mua 

Pua = F. C. (J?s ) = 1. 4 ( 3 O) = 4 2 ton 

Mua= Pua x ed = 42 (0.32) = 13,44 ton~m. 

- y 
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3.- Obtenci6n de As 

Suponiendo un recubrimiento de 3 cm, 

d u h - r ~ 40 - 3 ~ 37 

d 37 ii = 40 = 0.925:? utilizar f!igura # 5 

Pua 42 x 103 
K = F.R.bhf"c = o.85(25) (40) (136) 

Mua 
R = F.R.bh2f 11 c 

¡::; 0.36 } 
e,¡ Fl 0.44 

13.44 X 105 
=o.BS{25) (40)2(136) "'º· 29 

p ,... qrc ,., ~.1.§1 = º 0142 y 11200 • 

As= PAg = 0.0142(25) (40) = 14.25 cm con 4 V~;tis. J
2

6 + 2 
V~rs. # 5 As 1=1 is.38 c:ro , 

t 
40 L 

l 
o o • 2 ~ 5 

• ' 
o 4 4* 6 

25 

SECCION DE COLUMNA 

CONCLUSION: 

La columna requfere de 4 v~rillas del # 6 m!s 2 * 5 ~~ra 
resistir las solicitaciones a que se somete, 
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F L E X O C O M P R E S I O N 

BJrmcrcro FC-5 

l<ovi.,,r uoa coI umim de secci6n circular sometida a flexocompre 
si.6n ax.ia.l, Utilizando los diagramas de interacci6n. -

DATOS: 

Concreto : f'c = 200 kg/cm2 
Acero : fy ,,, 4·200 kg/cm2 
Recubrimiento I"T= 4 cm. 
Excentricidad ed= 20 cm. 

2 Area de acero As=30.42 cm 

CONSTANTES DE CALCULO: 
f*c = 160 kg/cm2 

SOLUC!ON: 
f"c = 136 kg/cm2 

• '# 8 

Dn = 32 cm, 
SECCION 

D = 40 cm. 

seño: .Q!!" 1"." o.so~ Utilizar la figura #14 de.las ayudas de d_i 
D 40 

ed 20 o::: 40 = o.s 

- 4(30.42) = 
p - e;¡- (40) 2"" 0.0242 

De la fig, # 14 

R = 0.215 

q = º· 0242 (H~> = º· 15 
K = 0.425 

K P.uR 

PA.JR = 0.425(0.85) (40)2(13~) = 78,608 kg. 

PuR ~ 78.61 ton, 



MllR R - ="'"'::'."""":,......,,,,,:--
F. R. D:.i f" c 

CONCLUSION: 

FC-21 

MUR=0.215(0.85) (40)3(136)=1'590,656 kg-cm 

M.UR = 15,91 ton-m. 

La secci6n resiste una carga llltima de 78. 61 ton y un momen­
to último de 15.91 ton-rn., para una excentricidad de diseño 
de 20 cm. 
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F L E X O C O M P R E S I O N 

EJERCICIO FC-6 

Diseñar una columna de sección circular sujeta a f lexocompre­
sión axial utilizando los diagramas de interacci6n de las ayu­
das de diseño. 

DATOS: 

Concreto f'c = 200 kg/cm2 
Acero fy = 4200 kg/cm2 
carga muerta Pcm= 50 ton. 
Carga viva Pcv= 25 ton. 
Excentricidad e cale. = 15 cm. 

Resistencia del concreto a compresi6n. 

f*c = 160 kg/cm2 

SOLUCION: 

f"c = 136 kg/cm2 

SECC:DON 

1.- Obtención de la excentricidad de diseño "ed''. 

{
o.os o= 0.05(50) = 2.s cm 

e acc.;;;. 
2 cm. 

ed =e cale. +e acc. = 15 + 2.5 = 17,5 cm. 

2.- Obtención de Pua y Mua 

Pua =F. c. (pcm + Pcv) = 1.4 (50+25) = 105 ton 

Mua = Pua x ed = 105 x 0.175 = 18.4 ton-m. 

D = 50 cm. 
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3.- Obtenci6n del acero requerido. 

Suponiendo un recubrimiento de 3 cm., y un zuncho de confi­
nnmiento, tenemos que: 

Dn = D-r = 50 -(3)2 ~ 44 cm 

Dn 44 ·D = .50 :: o, ea ,!, o. 9 Utilizaremos la fi~ura # 12 aa 
l uit ay11dtu1 1;fo lt.h~ .. o. 

~ = 11.:.2. = 3 o 50 o. 5 

K = P.ua 

F.R.D2f 11 c 
105 X 103 

= = o. 36 
0.85x(50) 2x136 

R = _.Mll.__..a ____ _ 18.4 X 105 = .;;;._.:._,;...=,--..;--.~~~ = 0.13 
F.R.D3f"c 

De la figura 12 encontramos que q = 0.25 

sf:'..c 0.25x136 
P = fy - = 42óo 

20 20 . = o. 0081 > J?m!n = fy "" 4200 ""º, 0048 

p = ~ Ag As = PAg = 0.0081 x'ií x (50)2 "" 15 , 90 cm2 
'4 

Con 6 Vars. i 6 As = 17.10 cm2 ) As requerido R 15.90 cm2 

Co:x:recto. 

CONCLUSION: 

La columna requiere de 6 Vars. # 6 para resistir las solici­
taciones indicadas. El porcentaje de acero es mayor que el 
mínimo y menor que el mSximo: Pm!n= 0,0048 < P 1>10.0081 < 
Pmtix = o.os. · 
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F L E X O C O M P R E S I O N 

EJERCICIO FC-7 

Determinar la carga 6ltima resistente de una colurona de secci6n 
rectangular sometida a f lexi6n biaxial utilizando el ~todo de 
Bresler. 1 y 

DATOS: 

Concreto f'c= 200 kg/cm2 
Acero fy=4200 kg/cm2 
Area de acero As = 6 Vars.#3 (30.42 cm2) 
Excentricidad e cale. y = 30 cm. 
Despreciar el efecto de tas varillas 
que estan restringidas por la grapa. 
E:xcent:r ic.idarl e cale. x "' 10 cm. 

Resistencia del concreto a compresi6n: 

f*c= 160 kg/cm2 

SOLUCION: 

1.- Determinaci6n de 

eacc. 
{ 2 cm 

x > O.OSb 

eacc. {' =· 
y) O.OSh 

f"c = 136 kg/cm2 

edx y edy. 

= 2 cm -==-
= o.os (30) = 1.5 cm. 

= o.os (50) = 2.5 cm 

edx = ecalc. xteaccx = 10+2 = 12 cm. 

edy = ecalc.y + eaccy = 30 +2.5 = 32.5 cm. 

2.- Determinaci6n de Poc. 

w 
+- b:30cm. ~ 

. '' 

Poc = F.R. (J\gf"c + Asfy) = 0.85 [ (30x50xl36)+(30.42x4200)] 

Poc = 282,000 kg = 282 ton. 

... 
X 
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l.- Determinaci~n de P~Ry 

d ~ h-r = 50-4 "' 46 cm. 1 ~ .. 1' • o.gi uttlt1ar ftg. 15 

r ~ ~ = ~8~1~ = 0,0203 q • P fl-0 .. o.oaol ~ • o.1a1 

~ = 3~05 = 0.65 :. K • o.55 I R. o.355 

PuRy "' K F.R.bhf•c • O.S5xO.Q5x30x50x136 • 95.l7xlOJ kg. 

4.- Determinaci6n de PuRx 

q = o. 626 1 g "" ~ ... o. 866 "' o. 85 ' ~ • ». º·'º 
Par4 finos pr4oticost la diatribuai&n del acezo en la colma 
na Qe conoiderarl ain\ilar al de la ~igura t 10. -

K = 0.64 

PµR: ~ R r:.R.bhf"c - 0.64x0.85~50x30xi3G. ~~Op97~~Q3 ~9· 

P~Rx = 110.97.ton. 

5.- Petertninacit>n de PuR. 

_L " ....L. + ,..!._ - ~ 
PuR l>llRX PuRy "ºº 
...!... .. . 1 + __!____ l ., O •. QUO 
Pul\ 116.TI '§rn - l§1 · "· 

PuR "' 62.69 ton. 

6.- Rovi•i6n de linutactonest 

. . 

PuR • 62.~9 > 0.10 Poc ª 0.10x282 • 28.30 ton aorreato 

7.- Detorminaci6n de MuRx y MuRy 

MuRx • PuR x e calo.y • 62.69x0.30 • 18.80 ton-a. 

nuRy = PuRx e calc.x"' 62.69 x 0.10 111 E.27 ton-a. 

Considerando gue la f6rmula de·Draller tiene Pn 1~• 4• er&"ora 



P"R = 0.9 X 62.69 = 56.42 ton 

M.uRx= 0.9 x 18.80 = 16.92 ton-m. 

M.uRy= 0.9 x 6.27 = 5.64 ton-m 

CONCLUSIO~: 

La sección resiste una PuR = 56,42 ton, MuRx ~. 16.92 ·ton-ni 
y un MuRy = 5.64 ton-m. 

Al determinar los. MuRx,y se tom6. la excentricidad caioÚlada 
"e cale.'.', lo qµe nos p.roporciona un factor d~r IJ~~uriélÍ!.d. -
mayor. 



F L E X O C O M P R E S I O N 

gJfü!ClL'fO J•'t:-0 

Diseñar la columna de concreto reforzado que se localiza en la 
intersecci6n de los ejes (Í) - ® de la planta baja, sometida a 
efectos de flexocompresi6n axial. 

DATOS: 

f. 1 
(! " 200 kg/cm2 

fy =4200 kg/cm2 
50 ton 

L'om~n· Lo 
..\cero 
Pua 
Bd 

Ax 'f 

e 
~6Ml6Ml , , 

ELE VACI ON EJE 2 

= 0.6 (constante) 

o r DETALLE(i) 

2 3 4 @ 
+ GM 

1
l 6 M} GM ~ 6M ,l 

ELEVACION EJE B 

y 

@- IOTON 25 TON 25TON 

X 

4,70 

y 

X . .. 0.60 

,z 

y 
__ ,__ __ _ 

,l 0.30 } . 

SECCION OE TRAeES 

i i! 
. ~P~i1•50TON 

M.u•28.5TON-M 

X .... ---~ 

M¡.¡•16.6TON·M 

1P.110•50TON 

EU!MENTOS MECANICOS 

ULTrMos AcryANrEs eE . 
,. C%UMNA 
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Resistencia del concreto a compresi6n: 

f*c = 160 kg/cm2 f"c = 136 kg/cm2 

SOLUCLON: 

1.- Clasificaci6n de la columna: 

H 4.70 mts. = 470 cm. 

r = 0.3 h = 0.3 x 50 = 15 cm. 

Ic 30 x 503 312,soo cm4 ---u- e 
. 30 X 603 4 

; It = 12 = 540,00 cm 

2. 1 Titl 
2 2 f-4-.¡ 

L 

Nudo I 

Nudo II 

columnas 

trabes = 
'f = o por 

't' = ~J- = 

= 312500 + 312500 ~ 1641.5 Cl\13 
470 320 

2 x 540000 = 1800 cm3 
600 

ser empotramiento 

1641. 5 = o 912 
1800 • 

nl' ln figura 16 ele lns <1yudns da diReño, en el. nonog:rama (b). 
ol>ll~Hemoi:; !{ .. 1.13 

KH - = r 
1.13 X 470 

15 ·= 35.40 cm. 

Como 22 <· ~H = 35.40 < 100 la columna es es~elta. 

2.- Determinaci6n del factor de amplificaci6n de momentos: 

., -' 

Para miembros con extremos no restringidos lateralmente el 
factor de amplificaci6n de momentos ser§ el mayor valor que 
rc~sulte de las expresiones siguientes: 

1. 00 - -· - 2 .1 

. - 2 .2 



La ecuaci6n 2.2 considera la columna con extremos 
gidos. 

2A).- Aplicilndo la ecuaci6n 2.1 tenemos: 

:f.. Pua = 3 X 50 + 8 X 25 + 4 X 10 = 390 ton. 

Para las columnas de ejes 2, 3 y 4 

2 
Pe F.RciT EI Ec I ·- i . EI = 0.4 U+pd~ 

{I<II) 2 

Ec •7. 10000 J·fi2 = 10,000 ,r 2 o o' = 141, 4 21 kg/cm2 

I = Ic = 312,500 cm4 
1 

EI = 0.4 X 141,421 X 312,500 = l,lO X 1o10 kg cm2. 
1 + 0.6 
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restrin-

Pe = 0.05 X 3.142 
X 1,10 X 10lQ 328 602 7 k 328 6 t 

{l. 13 x 4 '/o) 2 ·- •= ' • 9 • = · on • 

Para columnas en ejes 1 y 5: 

Nudo inferior I,'f'= 

Nudo superior II: 

'!) (· .!..., 1.mlummHJ •.. 1 
lli 

I L trabe = 540,000 
600 

~ "' 1641. 5/900 

o por ser 

:..:: 1641. 5 

900 

i 'f = 1. 82 

empotramiento 

De la figura 16 de las ayudas de diseño, en el nomogram!'I )b) 
obtenemos K = 1.24 

K H = 1.24 X 470 = 582.8 cm. 

Pe= 
0 • 85 (~a~:lif~· 10 x 

1010 = 272,888 kg ~ 272.9 ton. 

!Pe= 9 x 328.6 + 6 x 272.9 = 4594.8 ton. 

Ó= 1 ---==-=,-- = 1. o 9 3 390 
.1 - 4594.8 
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2B).- Revisi6n local de la columna, suponiendo sus extremos 
re1:1tringi<los latcrnl111ontc aplicnndo la 1~CUiWil'in :.!.:!. 

Revisión de la esbeltez de la columna. 

Por flexionarse la columna en curvatura doble, los efec­
tos de esbeltez no se consideransi KH < 34 _12 (- Ml ) 

r M2 
para 111 

, .. u y 'Y~' O.'Jl2 clo ln fi.gur.n 16 de las ;1yud.-1s 
ele cli~wño en 1~! nomo1¡r:ama (u) obtenemos K = 0.62. 

KH 
r 

0.62 X 470 
lS = 19.43 

La condici6n más desfavorable para 34-12 (- Ml) se pre­
M2 

:-;enta µara el m0nor valor que pueda tener Ml y se obtic-
M2" 

ne al considerar las siguientes excentricidades. 

e acc.~ Jo.os H = o.os (60) = .3 cm 
-;,; l2 cm. 

e calc.1 = 16.50 -SO-- = 0.33 m. 

e cnlc.2 28.50 o 1"7 -r,t)··- "' • :i m. 

rige. 

Ml = Pu (e calc.1 ~ e acc.) = 50(0.33~0.03) = 15 ton-m. 

M2 =Pu (e calc.2 + e acc.) = 50(0.S7+0.03) = 10 ton-m. 

34 - 12 (- .1~1 = 40 
30 

Como Kll -- .: 19.43 < 34-12 (-Ml) = 40 los efectos de csbel 
r M2' 

tez se de~precian para esta condic!6n y Ó; 1.00 

CONCLUSION: 

El diseño de la columna se realizar~ para el mayor valor de 
cf que result6 ser el del inciso 2A. 

cf = 1.093 
. = 1.10 
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J.- DL?Lcrminaci6n de Mua. 

El momento (iltimo actuante se obtiene de considerar la 
excentricidad accidental para la condici6n m4s desfavora 
as'i. como también el factor de amplificaci6n de momentos. -

Mua Pua (e cal.2 + e acc.) x cf 
Pµa = Pu = 50 ton. 

Mua = 50 (0.57 +0.03) x 1.10 = 33 ton-m 
Mua = 50 (0.33 - 0,03) x 1.10 = 16,5 ton-m. 

4.- Determinaci6n del acero reqilerido: 

Mua = 33 ton-m. 

Pua = Pu = 50 ton 

. Considerando un recubrimiento de 3 cm. d = 47 cm. 

* = ~~ = 0.94 = 0.95 utilizar la figura #9 de las ayu­
das de diseño. 

Pun 50 000 
1\ " í:>.'á 1.l"ilrw¿··· ._. o .&Sx3oi5"oxl~G "" 0 • 2tlll 

Mua 33 x 105 
R = F.R. bh2fttc = b.85xlox5o2xi36 = º· 381 

<le la fjgura 9; q = 0.92 

As = o.92 x4~g 0x 50 x 136 = 44 •68 cm2 

osar 16 vars. #6 1\S = 45,60 cm2. 

La distribuci6n de varillas se har~ conforme se indica en 
la figura 9 

nevisi6n del porcentaje de acero 

20 < 45.60 
Pm!n = 4"200"" = O .• 0048 P = JOxSO = 0.0304 <: Pm4x=0.08 

. . . Correcto • 

'\ 



7 

8 

7 

4 

CONCLUCION: 

1 .... 

30cm. 

• 1e vara. tt e 

no c:m _ ¡_ . 

La columna requiere de 16 varillas #6 para resistir los e.1.e · 
mentas mec~nicos a que se somete. 

La columna result6 ser esbelta y predomina el factor de ampli 
ficaci6n de momentos al considerar.la columna con extremos no 
restringic1os. 
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F L E X O C O M P R E S I O N 

EJERCICIO FC-9 . 

Diseñar la columna de secci6n circular localizada en la intersec 
ci6n de los ejes (11 - @de planta baja, sometida a esfuerzos de 
flexocornpresi6n axial. 

DATOS: 

Concreto f'c=. 200 kg/cm2 
Acero fy =4200 kg/crn2 
Pu = 30 ton. 
MuI = 1 ton-m 
M111. 1 2 ton-111 
~ d = o. 5 
I columna = 39 761 cm4 
No esta restringido el 
desplazamiento lateral. 

C? C? 
©--· [EJ (E] 

5.00 

®-· ffi] ~ 

5.00 

©-· 
[ffi [EJ 

~~ 
PLANTA BAJA 

O corgo última sobro 
columna lton.l 

® 

CD 

D• 30 cm 

ELEMENTOS MECANICOS 

2 

0.60 
R•600 

1 R•l3Z.5 1R•132.5 3.00 

R•600 

R•79.52 R:79.52 MO 

¡ 6.00 .} 
ELEVACION DE EJES A, By C ... ™ 



SOLUCION: 

1.- Clasificaci6n de la columna: 

Para colunnas con desplazamiento lateral relativo 

100 > !S.!! '> 22 :::;> columna esbelta r .-

1l1 I "' O 

ttl 1.1 - .• .. ;.~.-k-1~.·~- 212. 0:1. ~ ~ = 150.00 ~ 0 •35 
Z..k trabes 
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Del nomograma "b" de la figura 16 de las ayudas de.diseño 
se determina K = l,05 

r ~ 0.25 o= o.25 x30 = 7,50 cm. 

K H = 1.05 x 500 = 525 nM. 

J< 11 _,,, 525 
~·::. 70 > 22 : • la <'!olumM. es esbelta. 
'.~o 

2.- Deterrninaci6n del factor de amplificaci6n de momen~os. 

& 1 = 
1

_;PJJ ~ 1,00 
~Pe 

Pe = F.R. Jf 2EI 
(H K) . 

Ec I 
EI e: 0.4 ~ 

EI = 0.4 X 10,000.·'lf:iiict X 397Gl 
(1 ... 0,5) 

,.:. 2 
= 1 1 499,473 kg,"'.ern 

. ' 

Pe = Q. 8 5 X c¡j 2 
X 1 1 4 9 9, 4 7 3 X 

ts25)2 lo-3 = 45.64 ton. 

°LPu = 14 x 4 + 30 x 2 = 116 ton. 

Por ser la estructura sim~trica ~ í:. Pe = 6 x Pe 

¿pe= 45.64 x 6 = 273.84 ton 

I.1 = 1 OJ l = l. 73 
1- 16 

273. ñ4 
3. - Revisi6n local de la columna, considerando que el despl~.a.~~ 

miento lateral esta restringido. 

3.1.- Clasificaci6n de la columna: 

100 > !L!! ) .34-12 Ml · ~ columna esbelta. 
r M! 



FC-35 

la excentri~idad accidenta¡ para la condicidn m!s des­
favorable ser!: 

~ {º•º 5 o = o.os (30) = 1.5 cm, 
e acc. 2 cm.. rige. 

Ml = MuI - Pux e acc, = 1 - 30 x 0.02 = 0.40 ton-m. 

M2 = MuII+ Pux e acc. = 2 + 30 x0.02 = 2.60 ton-m. 

Se presenta curvatura doble, por lo tanto m- ser4 ne 
gativo. 

34-12 (-~) = 35.85 
t:.6v 

lp I = O 

'f II = 0.35 { 
D el nomograma "a". de la figura 16 , 
de las ayudas de diseño se determina 
K = O. 57 · 

Lt1 ~ o. 51 X soo -:.; 38) 34-1?. ~~l ... 35.US 
l' -1.50 ,,.~ G"2 

:. la columna es esbelta. 

3.2.- Determinaci6n del factor de arn~lificacidn de momentos: 

Pe = o.as xc¡¡2 x 1'499,473_, 10-3 154 87 t 
(O. s7 x soo>2 x = • on. 

Ml 0.40 Cm = 0.6 + 0.4 (- Mí') = 0.6 - 0.4 (2:"1rQ) = 0.54 

r 2 - c_m_..,,,,__ = .-º ._s..,.,~ .... o-- = o. º 7 -.J.. . l 
O - l- _Pu ., 1"' 

Pe Jl- 154. 87 
: . ó 2 ... 1.00 

CONCLUSION. 

· Predomina la condici6n para la columna con desplazamie!l 
to lateral relativo. .. 

61 = 1.73) 62 = 1.00 

4.- Obtención del momento amplificado: 

Pua = Pu = 30 ton. 

Mua = (M~ + Pu x e acc. ) 6 1 
Mua= (2 + 30 X 0.02) 1.73 a 4.50 ton-m. 



5.-
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ObtenciOndel acero requerido: -. 
K 

Pua ::: 
30 X 103 

::: 0.29 = o.asx3o2xl36 F.R.D2f"c 

R = Mua 4.50 X 105 = 0.144 = 
F.R.D3f"c 0.85 X 303 X 136 

Suponiendo un recubrimiento de 2 d = 30-2x2 = 26 cm. 

~ = ~~ = o. 867 ~utilizar la de las ayudas de 
d 

diseño.para D = 0.85 

f"c íT o2 
As = q X ty X --¡--- = 

de la figu.a l,, q = 0.33 

0.33 x Hz( x sr ~ 3º2 

As = 7. 55 cm2 colocando 6 Vara. # 4 .As = 7. 62 cm. 

Revisitln del recubrimiento supuesto 

Especificando un tamaño máximo del gregado gt:uer;o de 
. {l.5 ~ vnr ~ 1.5 x 1.27 ~ 1.9 om irig~) 

t' t 0 tal. :::-~ 1 cm + } ~ var • = 1 + ~ · 2 7 '" l. 6 

¡ 11 

2 

r supuesto ::: 2 cm.> r total m!nimo = 1.9 cm.. :. correcto .. 

SECCION DE COLUMNA 
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CONCLUSIONt 

La columna resultl5 se:r esbel.ta y requiere de 6 varill~s del nt1-
mero 4 para resistir los elementos mec~nicos dltimos a~tuantes. 

' . 

En la revi.sión local de la columna sin desplazamiento en el in­
ciso 3, hay otra alternativa para valuar ,éf2, al .considerar la 
excentricidad accidental actuando el) el seQtido OJ?Uesto·, pero -
este valor sigue siendo menos or!tico que ó 1 por lo· que se omi• 
ti6 su c!lculo. · · · 

1' 
'1. 
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C A P I T U L O V 

CORTANTE 

El efecto primordial en un elemento de concreto de la existen 
cia de fuerza cortante es el desarrollo de esfuerzos de ten-= 
sió .inclinados con respecto a el eje longitudinal del miembro; 
son estos esfuerzos los que pueden originar la falla del ele­
mento a una carga inferior a aquella que producir!a una falla 
en flexi6n. Una forma conveniente de representar los estados 
de esfuerzos en los distintos puntos de un elemento consiste 
en trazar las redes de trayectorias de esfuerzos principales 
como se ilustra en la tigura C-1, para el caso de una viga li 
bremente apoyada sujeta a varias.cargas concentrada. -

trayectorias de esfuerzos de compresi6n 
trayectorias de esfuerzos de tensi6n. ,,, 

FIGURA C-1 Trayectorias de los esfuerzos en una viga rectan~. 
gular simplemente apoyada. 

oe .lil figura c-1 pour.1'.a concluirse qui!? una forma ruonabl.e de 
reforzar vigas de concreto consistiría en colocar barras de -
acero siguiendo las trayectorias de los esfuerzos principales 
de tensi6n. Esto, sin embargo, es poco práctico, ya que la1t 
dificultades constructivas son obvias. 
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El refuerzo transversal que se utiliza en elementos de concr~ 
to para aumentar su resistencia a los efectos de la fuerza co~ 
tantc puede ser de distintos tipos, como son, loe estribos e~ 
rrados 6 en fonna de U que se pueden colocar en forma vertical 
6 inclinados, otro tipo de refuerzo consiste en aprovechar par 
te del acero principal de f lexi6n, doblandolo en zonas donde = 
ya no es requerido para tomar esfuerzos longitudinales, de ma­
nera que atraviese las regiones donde pueden aparecer grietas 
inclinadas. 

VARILLAS DOBLADAS 

ESTRIBOS VERTICALES ESTl'llBOS INCLINADOS 

. 1 

O: 
§$TRtBQS 
CERRADOS. 

FIGURA C-2. TIPOS DE REFUERZO 

u 

La deducción de las fól1lllulas para el dimensionamiento de un 
élemento con refuerzo transversal se basan en la idealizaci~n 
propuesta por Ritter conocida como analog!a de la a:r:madura. 
Ritter supuso que una viga con refuerzo transve;r:eal, ~n la c.ual 
existen grietas causadas por tensiones inclinadás, puede idea­
lizarse como una armadura en la que el'refverzo· longitudinal 
funciona como la cuerda de tensi6n, el refuerzo t~ansversal -
como las diagonales de tensi6n, el concreto de la zona compri­
mida COJllO la cuerda de compres16n, y las porciones de concre­
to entre las grietas inclinadas como las diagonales de ccrnpre 
si6n. Esta idealización se muestra esquemS.ticamente en la -= 
figura C-3. 
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FIGURA C-3. ANALOGIA DE LA ARMADURA 
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Las esoecificaciones que contempla el ~eglarnento de construc­
ciones del D.D.F., Para el diseño de estructuras.de concreto 
sujetas·a esfuerzos.de cortante son;.. · 

l. l)~)t.crm:f nr1<~ion rlol uort:nntc 9.Uo roR1.eto al con~reto von. 

1.- r,a siguiente t.abla eiemoli f.ica la manera de obtener VcR 
cara vigas con relaci6n claro a peralte mayor.de 5 

L/h>5 
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o.- CONCEPTO 

1.- As (longitudinal) 

-- . 

2.- b d (.seccion) 

3.- p "' As/bd 

4.- Sl p < 0.01 

5 .- VcR= F. R. bd (O. 2·;·30p) ~f*c1 
- - - Eru\CICN@ 

--· 
6.- Si p > 0.01 

--
7. - ven -=·O. 5 F.R. l.x1 ff*c::' - - - OOTJICTCN@ . 

8.- VcR (5 6 7) 

9.- Si h > 1.00 mts. 

lO.- Vc:R "" O. ll VcR ( 8) 

ll.- Si h/b> 6 

12.- VcR = 0.8 ven (8) 

13.- Si h>i.oo y h/b> 6 

14.- VcR = 0.6 VcR (8) 

15.:- VcR (8 6 10 6 12 6 14) 
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2. - Pdra vigas con relación L < 4 y cuando las caras y reac-
h ( 

ciones comprimen directamente las caras sunerior e infer~ 
de la viga VcR=[°p'.cuaci6n @x (3.5-2.5 !.._ ) 1.00)j(LS F.R.bd ~f*c 

Vd 

J.- Para vigas con relaci6n ~ < 4 y cuando las caras y reac­
h 

cienes no comprimen directamente las caras superior e infe­
rior de la viga, VcR se valua con la ecuaci~i. @. 

4.- Para la relaci6n L compredida entre 4 y 5, VcR se hará va-
h . 

riar linealmente hasta los valores dados por las ecuaciones 
CD Y @. 

rara los incjsos 2, 3 y 4 se deben sognir loa pasos del 9 
al 14 de la tabla anterior. 

Para secciones T, en las expresiones anteriores se usará el 
ancho del alma, b', en lugar de b. Si el pat!n esta a com­
presión, al producto b'd se puede oumar~e la cantidad t2, -
siando t el espesor del patín. 

5.- Miembros sujetos a flexocompresi6n. 

Si Pu <; 0.7 f*c Ag + 2000 As 

vcR = [1 + 0.007 {

Ecuación © 
(Pua/Agl] X 6 ~ 

Ecuacion @ 

J,n Ecuación(!) se utiliza si p<0.01 y la ccuaciCSn@ en 
caso contrario. Para valuar p so usará el área de las va 
rillas de la capa más pr6xima a la cara de tensi6n o com-­
presión mínima en secciones rectangulares, y 0.33 As en -­
secciones circulares y bd se sustiyuye por Ag. 

Si pu) 0.7 f*c Ag + 2000 As se hará variar linealmente 
VcR, en funci6n de P.u, hasta cero para P1.1 :¡ Ag f"c+As fy~ 

l\g = área bruta de la secci6n 
y l\s -:: árc•a total de acero en la secciOn. 

II Refuerzo por tensi6n diagonal en vigas y columnas. 

Si Vu ) VcR, se requerirá refuerzo pqr tensión diagonal, la 
separación de estribos est~ dado por la expresi6n siguiente. 

s = F. H. Av fy d (sen e + cos a) < F. R. Av fJ.. 
Vu - VcR 3.5 b 
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Av = !rea transversal del refuerzo por tensión d:!.agonal. (cm2) 
:; "' St"'p•1rnc.i6n de oatr.ibos (cm), 
H .., Angulo entre el eje de la pieza y el estribo 

Vu y VcR (kg) 
b y d (cm) 

Si VJJ > 1.5 F.R. bd ~f*c' 

Si VcR<vu <1.5 F.R. bd~f*c' ::;> 
En ningün caso Vu ser~ mayor a 2.5 F.R. bd ~ 

III cuando una reacci6n comprime directamente la cara del miem­
bro que se considera, las secciones· situadas a menos de una 
distancJn d del paño del apoyo pueden dimensionarse para la 
ml Ama fni.'1:za cortante de diseño que actda u la distancia d. 

IV Vigas con tensiones perpendiculares a su eje. 

Si una carga Re transmite a una viga de modo que produzca 
tensiones perpendiculares a su eje, corno sucede.en vigas -
que reciben cargas de losa en su parte inferior, se suminis 
trarán estribos adicionales en la viga calculados para que­
transmitan la carga a la viga. 

V rnterrupd6n y traslapA del refuerzo longitudinal. 

En tramos comprendidos a un peralte efectivo de las seccio­
nes donde, en zonas de tensi6n, se interrumpa más del 33%-­
o traslape más que 50% del refuerzo longitudinal, la fuerza 
cortante rnfucirna que puede tornar el concreto se considerará 
de 0.7 VcR. 

VI Resistencia a fuerza cortante por fricci6n. 

Estas disposiciones se aplican en secciones donde rige el 
cortante directo y no la tensi6n diagonal, por ejemplo en 
m~nsulas cortas. El refuerzo que se utilice deberá ser -­
perpendicular al plano critico por cortante directo y debe 
r~ estar ~i~n distribuido en la secci6n definida por el -= 
plano crítico. Dicho refuerzo deber!i estar anclado a ambos 
lados de modo que pueda alcanzar su esfuerzo de fluencia 
en el plano mencionado. 

La resistencia a fuerza cortante, VuR, se tomar!1 como el -
menor de los valores calculados con las expresiones siguieE 
tes:i 
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{

F. R. M (Avf X fy + Nu) 

VuR~ F.R. [14 A+ 0.8 (Avf X fy + Nuij 

0.3 F.R. f*c A 

dnndl" rwr " f.lrril\ del refuerzo por cortante por ft'icc1.6n (cm2) 
. A. "" área de la eecci6n an el plano cd.tico (cm2) 
Nu = fuerza de compresión normal al plano crítico (kg) 

M = coeficiente de frtcci6n 
M = 1.4 para concreto colado monol!ticamente 
M = 1.0 para concreto colado contra concreto endur~ 

cido. 
M = o. 7 para co~creto y acero laminado. 

fy ~ 4200 kg/cm 

Para m~nsulas, Avf se repartir! uniformemente en los dos ter 
s.ios del peralte efectivo adyacente al refuerzo de tensitSn -
por flexión. · 

En la figura # 17 de las ayudas de diseño se rnues~ran los -­
requisitos de geometr!a y refuerzo para tn!!nsulas~ 

Los ejercicios que a continuacíón se presentan son los si~­
guientes: 

EJERCICIO C - 1 

EJERCICIO C - 2 

EJERCICIO C - 3 

EJERCICIO C - 4 

EJERCICIO C - 5 

Revisar por cortante una viga de sección 
rectangular. 

Diseñar por cortante una viga ae secci6n 
reqtungular. 

Diseñar por cortante una Viga de secci~n 
T, trabajando el patín en compresi6n. 

Diseñar por cortante una columna de sec­
ci 6n rectangular. 

Diseño de una ménsula usando el concepto 
de cortante por fricci6n. 
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CORTANTE 

EJERCICIO C - 1 

Revisar por cortante la viga Il\ostrada en la figúra. 

DATOS: 

Concreto f 1 c 
f*c 
f"c 

J\ccro f y 
porc~o.ntaje do 

:::: 20Q kg/C!l!Tl2 
= .160 kg/cm~ 
:::: 136 kg/c:m 
=4200 kg/cm2 
ncero p = 0.97% 

WlJ2.:._ 2. 52 lon./m.(INCLU'l'E PESO PROPIO) 

SOLUCION: 

D 
l~ 
SECCION 

1.. ... obten<:i ein del ding:i¡ama de cortan ten. 

Vua max = 2•52 X 7 ·= 8.82 ton 
2 

V1J<1 ma{,___···· ·_··-~_--...,,..__ _ ___, 

· ·~Vµomo~. 

• 2# 4 

o 4# 6 

n •2.5@20 

0.47 

.03 
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2.- Dctcrminaci6n de cortante crítico. 

El cortante cr!tico se presenta a un peralte del paño del 
apoyo. 

ve = VJJa máx - Wua ~ + dl 

ve = 8.82 - 2.52 (;º23º + a.471 = 7.76 .ton. 

V~a = Ve = 7160 kg. 

3.- Determinací6n élel el!lfuerzo cortante que res:ts~e el concretos 
·, 

p = o.97% < a.01 
'·. 

30p = 30x 0.0097 = 0~2910 
(0:.2 + 30Pl = Q.2 + 0.2910 = 0.4910 

VcR = ll'.R. bd (O.. 2 + 30p~ ~f*c
1 

•' • 

1/CJ:l = a.e X 25 X 47 tri.49101 ~16[ .. 58~9 kg., 

4. - La separacj:ón de estribos· ser§.: ,.,,. 

s = F.R. Avfyd = o.a X (6 X O.O)x 4200 X 47 ~@'se 
VU - VcR 1760. - 5838 : · .. cm. 

S = F.R. Avfy 
3.5 b 

= 0, 8 X (2 X 0. 49) X 4200 @ 7 
3.5 X 25 = J Clll. 

y 1.5 X FR bd 4f*c
1 

:: 1.5 X 0.S X 25 ::t "41 ·~J.&o'.~ ·~·7,83S.:l kg. 
' . . .,.. . 

vcR = sa3a ,kg < vu = 77Go kg (1~s ~r bd.:~f*o1 ~··.~11,s3·~.2 kg. 

La separac!ón:~llláxfma admisible ·ser! . S ~a. S d · •· 

Q.5 X 4.1. = 23.50 cm. . .'. 
i 2. 5 ~ 20 es correcta. 

CONCLUSION 

la separa,ci~n de estr~bos del .. ;',. 

~os estribos del t ~-5 con separac16n de "20 ~.,. es:i .. toda la 
vi'qa, resisten los eafueizos c::o~tantea ·a ·que: se .aailete 1.a ·· ·' 
viga y Clll'l\ple con ü eepef:lcic::aci6n de le. seP,atac~~,n'.iaSx~~. 
admil!l:tll'le de 23.SO.·cm. · · · · ., .. 



C O R '1' A N T E 

EJERCICIO C - 2 

DATOS: 

Concreto: 

Acero 

VcfN;.5911!!). 

A 

f'c = 250 kg/cm2 
f*c = 200 kg/cm2 
fy = 4200 kg/cm2 

2115 

2#6 

~ X r-'\fl----

DIAGRAMA DE CORTANTE 

o.so 1.50 

F 
~R •6.851on. 

l!sR•l3.661on. 

' 1 

~=31.941on. 

',,J ~8.33ton. 

c-10 

4116 

Oj 
.W'. 

CORTE A-A 

,. 



C-.ll 

sm,UCION: 

v.ua max • < 2 • 5 F • R. bd ~f* e' F.R. = o.a para cortante 
' 

Vua máx = 38.33 ton = 38330 kg < 2.5 x 0.8 x 35 x 70 ~20~-'69296 kg. 

la sección es adecuada. 

2.- Revisi6n de la separaci6n de estribos por especificación: 

Si V~IU m.1x. ( l. 5 F. H. bd 'lf;,:-¡;• => Smax < o. 5 d 

V.ua max = 38330 kg < l. 5 X o. B X 35 X .10' ~20o' = 41578 kg. 

s max = o.5 d = 0.5 x 70 = 35 cm. 

3. - Diseño por cortante en el punto A a una distancia x = O. 70 rnts, 

3.1.- Determinación del Vua 

En el punto A el cortante ~ltimo actuante de diseño co­
rresponde al cortante crítico Ve que se presenta a un 
pernlte del apoyo. · 

Vún Ve: ;~ !) • 1 ') .. Wllil (d 1 ~) 1 d ·.) 70 r.m • ;¿ 

Vua = 25.19 - 7.30 (0.70 + o. 35) 
2 = 18.80 ton. 

Vua 18 800 kg. 

3.2.- Determinación de VcR 

El ~rea de acero en tensión .es As = 4 Vars. # 6 

As= 4 (2.85) = 11.40 crn2 

As 11. 40 
p = bd = 35x70 = o.0047 <' 0.01 

VcR = F.R. bd (0.2 + 30p) ~f*c' 

donde F. R. = 0.80 para cortjante. 
i 

VcR = 0.8 X 35 X 70 (0.2 + ~o X 0.0047) ~200
1 = 9413 kg. 



El acero que se interrumpe en el punto A es: 

J\s interrumpido= 2 # 6 = 2 x 2.85 = 5.70 cm. 

~s total = 6 # 6 = 6 x 2.85 = 17.10 
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J\s interrumpido 5.70 cm2) 0.33 As total = 0.33 x 17.10 = 
5.64 cm2 

. . . 1-:l cortnnt·C' calculado se reduce en O. 7 VcH • 

VcR 0.7 X 9413 ~ 6589 kg. 

3. 3.- Dcterminaci6n del refuerzo por tensi6n diagonal. 

V' = Vua - VcR = 18 800 - 6589 = 12 211 kg. 

Usando estribos del # 3, la separación será: 

s = F.R. Av fy d < F.R. Av fy 
V' 3.5 b 

= 0.8x(0.71x2) x 4200x70 
s 12221 

s = 27 .35 < S max = 35 cm. 

Usar IJ # 3 @ 25 cm. 

27 3 r: < 0.80x(O. 71x2)4200 ,,,38 94 an 
• :J 3.5 X 35 • • 

correcto 

- Diseño por cortante en el punto B a una distancia x = 1.40 mts. 

4.1.- Determinación de Vua 

vua = 25.19 Wua x = 25.19 - 7.30 (1.40) = 14.97 ton. 

4.2.- Determinaci6~ de VcR 

El !rea de acero en tensi6n As= 6 Vara. i 6 = 17.10 cm2 

As 17.10 
p = bd = 35x?O = 0.0070 < 0.01 • 

VcR = F.R. bd (0.2 + 30p) .Jf*C' = 0.8x35x70(.2+30x0.0070) ~200 1 

VcR = 11348 kg. 

4.3.- Determtnaci6n del refuerzo pór tensi6n diagonal 

V':.:Wrn - VcR = 14970 - 11348 ;= 3622 kg. 

Con ost~ibos del # 3 

1 



s = F.R. Av fi:d < F.R. Av f-y_ 
v• 3.5 b 

s = 0.8x0.71x2x4200x70 ~ 
3622 92.•20 ctn <\: 38.94 . 

s = 38.94 cm <t. s max = 35 cm. 

. Usar o # 3 @ 35 cm • . . 
5.- DiEtoño por cortante on ol punto e a nna diatancin x"' 7.8~!; mtn., 

dc?l cjo del apoyo .i zquiertlo O a un peralte clel paiio del lllJOYO 
derecho. 

5.1.- Determinación de Vua = Ve 

Vua =ve= 38.33 - Wua (d + ~) 

vua ·- 38.33 - 7 •. 30 (0.70 + º/5>:: 31.94 ton.== 31940 kg. 

5.2.- Determinaci6n de vcR 

De la e~pecificaci6n que en zonas de tensión donde se 
interrumpa más del 33%.del refuerzo longitudinal, VcR 
se reduce a 0.7 VcR en tramos comprendidos a un peral­
te efectivo de :ta secci6n. ' 

As interrumpido = 4 # 6 :::: 11. 40 cm2>o.33 As total=(7#6+2#5) = 
7,89 

vcR = 0.1 VcR. y el punto e esta en la zona de in­
fluencia donde se reduce VcR. 

El área de acero en tersi6n ·que se considera es: 

As = (3#6+2#5) = 12.51 cm2 

-1\n .• , 12. 5 l (). 0051 
p ··· bd :i~x10-- ... 
VcR"= o.7 F.R. bd (0.2 + 30p) f:f*é' 

ven= o.7 x 0.8 x 35 x 70 (0.2+30x0.005) {i001= 6853 kg. 

5,3.- Óaterminacif.>n df'l refuerzo por tcnsi6n diagonal. 

V' = vua - VCR ~ 31940 - 6853 = 25087 kg. 

Usando estribos !i' # 3 . 

s = -~ Av fyd < F.R. Av fy 
V J,5 b ; 

s = 0.8x2x0..7lx4200.x70 = 13 ~.Jl cm < 38 • 44 250.87 ' 
S = 13.31 cm < Sma:ic = 35 cm, 

Usar O' # 3 @ 12 cm. . . 

••• correcto. 
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Diseño por cortante en el punto D a:una d:.Cstanc:.Ca x = 6.20 · 
! 

6.1.-

6.2.-

Determ1naci6n de Vua. 

vua = 38.33 wua (8 .10 - xl 

VJla = 38.33 - 7 .30 (.8. 70 - 6.20) 

Determinact6n de ven. '. 

El ~rea de acero en tensiOn q1le 
del refuerzo positivo es: As = 

p .. * = ~~:1~º = 0.0047 < 0.01 

VcR = F.R. bd (0:2 + 30p) if*c
1 

= 20 .os ton=20080 kg. 

corresponde al.P1t11to D 
4 i 6 = · lL 40 om. . . . 

VOR. O.Sx35x70(n.2+l.0~0.00~7~ ~20d ~ ;~¡~ kg. 

El acero que se .tnterrwnpe en el punto D es 1) 

As interrumpido= 21 6.= S.7Q.,cm2)o.33As~tal=
0

0.~3 
. . (6x2.85) - 5.64 ~ 

. .. VcR = 0.7 VcR = O. 7 (94131 = 6589 kg.· 

6,3.- Determinací6n del refuerzo por tensiOn'diagonal. 

V' ·= Vua - VcR = 20 aso :.. 6589 = 13491 kg. 

Con. estri'bos del .# 3, la separaci6n ser!:· 

S "'·F.R • .iWfyd < F.iR. Avfy 
v' 3:'s b 

s = O.Sx2.xO.r~~OO>fZO = 2.4. 75 .an' < 38.94 on. 

s = .24.15 cm < s max =:35 cm.:. 

Usar !'.JI # . 3 @ 25 cm. 

7 .• - Diseño por cortante en el punto E a· una dist~l"ro-1 ~ 
X = 5.50 mts. 

1.1.- Determinaci6n de Vua 

vua' = 38.33 - wua (.9.~7o· - Xl 
. • 1 

Vua. = 38.33 - 7.30 (8110-5.50~=14.~97'ton".'14970 kg~ 
! 



1.2 ... nctcrminaci6n ele VcR 

As = 6 1 6 = 6 x 2.85 = 17.10 cm2 

p = 17 •1º - o 0070 3~70 - • ' < 0.01 . .. 

1·-1 !> 

VcR = F.R. bd (0.2 + 30p) fiC' 
ven "' o.1hc3!>x'/U(0.2+Joxo.un7o> Jioo' 

' ' l !34ll k1¡. 

7.3.- Pete~inaci6n del refuerzo por tensi6n diagonal. 

Cano podemos observar los valores de vua y VcR ~ 
iguales a loa obten~dos ~ara el punto B en el incilS'o 4. 
por lo que ·1a soparaci~n de estribos .es la misma. · 

$ = S ~~ = 35 cm. :. Usar O f 3 @ 35 cm. 

R.- ~!:;oñr• piw cortante <::·n el punto Fa una ti!stan'cJ.n x ., q,(iO mt.R. 
'lU<' < 001~r.csponcte al cortnnte crítico Ve qur se pro.so11ta ''" •' l 
volado. ' 

8.1.- Deterrninaci6n de vua = Ve 

vua = ve = 31.50 - Wua = {d + !> 
vua =ve= 31.50 - 5 (0.70 + º235 ) = 27.125 ton•27125 kg~ 

8.2.- Daterminaci6n de VcR 

As = (7 # 6 + 2 4 5) = 7x2.B5+2xl.98 =23.91 cm2 

As 23.91 
p "' hd a: 'JiiX70 = 0.0098 < 0.01 

. . . 
VCR. F.R. bd (0.2+30p) if*c' =0.8x35x70(0.2+30xO.OQ9~) {2ciii 

VcR = p 659 kg. 

8.3.- Detcrminaci6n del refue~zo por tens16n diagon~l. 

V';Vua - ve = 27125 - 13659 = 13466 kg. 

S F.R. AVf}'.'.d O.SxO. 7lx2x4200x70 2_. BO = V t . = . i3a66 .. • º an. 

s • 24. 80 an < s max .. 35 an. . ' 

Usar O t 3 @ 25 an. 



En resumen podemos si·ntetiZa11 los clUculos anteriormente re.ali·zados en la si~fl,Jiente table\; 

.. 

PUNTO A B e D E F 

l.· - X 70 140 782.5 620 550 960 

2.- 'VUa 18800 149i~ 31940 20080 14970 27125 

3.- As <:tensiml 11.40 17.10 12.51 11.t!O 17.10 23.91 

. 4.- p = As/lil 0.0047 0.0010 0.0051 0.0047 0.0070 0.0098 

5.- (0.2+3!Jp)= I 0.3396 0.4094 0.3532 0.3396 0.4094 0.4928 

6.- VcR =F.R.bd I~f*c 9413 11348 9790 9413 ll348 13659 

7.- Si As int.)0.33 As tot. 5.7>s.6 ----- 11.40>7.90 s.1>s.6 -- - -
8.- VcR = O. 70 VcR 6589 ------ 6853 6589 - ·- ·- - - - - -
9.- Si As int. <0~33 As tot. - - - - . SI - - - - -· - - - - SI SI 

10.- VcR = VcR - ·- - - 113~0 - - - - - - - - - 11348 13659 

11.- V' ::: VUa-VCR 12211· 3622 25087 13491 . 3622 13466 

12.- S=F .R.Avfyó/I!' · ~ 9~.20 13.31 24.75 92.20 ~ 

13.- S=F .R.Avfy/3. Sb 38.94 38.94 38.94 38.94 38.94 38.94 

14 .... s max =· 35 an. 35.00 35~0-0 35.00 35.00 35.00 35.00 - .... .. . 

15.- s final @ 25 @. 35 e. 12 @ 25 . @. 35 @. 25 
,_ 
e-
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Finalmente .el armado de la trabe queda de la forma siguiente: 

&!115 ··- 4ttG 

1 
1 1 

o 25 Q 35 1 o 25 1 o 12 
1 1 

1 

2 tt6 2#6 2#6 

.r.-123_.l--~~--~__k!~~l ''EJ_ 

OBSERVACIONES: 

ARMADO DE TRABE 
==rsTRIBOS Qit 3 

l. - Las fuerzas cortantes Vua ya estaq ~fectadas por el factor 
de carga. 

2.- En las secciones donde se interrumpe el acero de tensión, se 
previo dejar la separación m!nima de estribos en el !rea de 
influencia ccmprendida en tramos a .un peralte efectivo de la 
secci6n donde se reduce VcR. · 



C O R T A N T E 

E,TERCICIO C-3 

Diseñar por cortane la viga T del ejercicio F-6 

DATOS: 

Concreto f'c = 200 kg/cm; 
f*c 160 kg/cm 

Acero fy = 4200 kg/cm2 

peralte d = 43.5 cm. 
factor de resistencia P.R. = o .a para cortante 

,·-?IH 
W1Jq_,_? .J5 ton/m 

-l '!f- --!·~.:.o.Jo 

.. l-,-----------··-__;_:;'2=·º.;;_º -------11-i 

V mox.: 
14.IOton. 

1 
Ve 

SOLUCION: 

ve 1 

Vmox.= 14,IO ton. 

c-J u 

En la. tabla siguiente se resumen los c&lculos realizad'os para las 
secciones :i:ndicaélas, con las caracter!sticas de la viga que se prg_ 
sen tan a continuacHSn: 



1./h "' .~.~<LQ. ,,. 2 4 > 5 . 
50 

~s lonq. ~ 6H8 = 30.42 2 cm : 
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crn; 

b' = 20 cm 1 t = 10 cm. h =SO.cm. (LOO y h = 50 .= ·2.5(6 · 
b' 20 

o.-~ Ve A . 

1.- Distancia X 58.5 105 
-
2.- VJJa 12725 11632 

3 .- As l~ng. 30. 42 .. 30.42 
~-

4.- b'd 870 970 ................ , ...... _, ...... -... - ..... ...._..,,_ __ ..,_,_._,,.__._.., .... --··- .~ .. -......... ~._ . .... ~ ................................ ""'' 
s.- p .... As/ b'd > 0.01 9,035' 0.035 

6.- Vc::R = o.s 'R\'·D -· , .... {b'd+t") .~f*a .4907 4$07 
7.- V' = Vua - VcR ... . 7819 .. 6725 
8.- s = F.R. Av fyd/V' 18.32 21•29 
9.- s = F.R. AV fy/3.5 b' 47.00 47.00 
10.- 1.5 F.R. b'd ~f*o = K :f3205 1'3205 
11.- VcR < v~~_s_K_ SI SI 
·--
1.2.- Sll'l4x .. d/2 22 22 

13.- 2.5 F.R. b'd = R 22009 22009 

14.- Vua <R ' SI SI -
15.- s final 15 ' .20 

... 
SE USARAN IJo.# 2~ 

Sl,METRICO 

. 0.80' 

0@20 .. 0.40' 

·o ... 
. • .'..·tt 1t 2.S 

·UJ· 
VIGA T SECCION VIGA 



c-20 · 

CONCLUSIONES 1 

Para resistir el cortanto actuante, se requieren de 7 estrlbos 
del No. 2.5 colocados en los extremos de la viga a partir del 
apoyo con una separaci6n de 15 cm. dando un desarrollo longit~ 

·dinal de 90 cm. y en el claro central se requieren estribos -­
del No. 2.5 con una separaci6n de 20 cm. 

Lo cálculos se omitieron, prei;;"-.nt.:i.do los resultados y la secuen 
cia de los mismos en la tabla mostrada. · -

Notase la diferencia que existe para obtener eloort.ante que -­
rosistc el concreto VcR entre vigas reotangularea y vigas T ccn 
pat!n en compres16n: 

Si p < 0.01 

Vigas rectangulares . VcR = F.R. bd .· (0.2 + 30 P) Fo 
yiga,t>t T VaR .= F.R. (b'd + 1;2.) (0.2 + 30 P) if*r.

1 

Si p > 0.01 

Vigas rectangulares VcR = ,o.s F.R~· ·bd ~f~c· 

Vigas T vcRl== o.s:Ji'.R.'.Cb'~,f.,t2 >. :if*c' 
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. C O R TA.~ T E 

EJERC!CIO C-4 

Diseñar por cortantit la columna del ejercicio FC-8 

DATOS: 

Concreto f'c:;: 
f*c ,..· 
t" e .. 
fy ' .. 

200 kg/cm2 
160 kg/cm2 
136 1 kg/cm2 , ... _.-X. 

420Q kg/cm.2 

;~ 
f P.ua '50ton. 

... 
: 

f'T"lMuo1---+-

_ _...X 

SECCION DE COLUMNA 

.· ACO.',l'ACIONES EN 'CMS .• 

.... 
.. . ,. . .· 

Muo1: 3~,0lon.-m:.' ..... · . · : · 
·. de ompllflmilclri de ... 4.70 

. · ·1L;Ó11 MA!O.,lnoluyenelfcictor:· .· 

· M1.1.a2:.16.5ton·m. · · ·. · .· 

· '-JJMuo_2 _____ ~ 

tPua•50ton. 

ELEMEN.TOS MECANICOS 

SOLUCt:QN: 

' · : " momul~.· ii,or electo de eabel.ter. 

·l.- DeterrninacHSn del diag:rama ~~· coi;~d'nt~: · ""' 

V¡¡a = Mual H + Mlla2 = 33 .:. ~~ • 5 = 10 ~ 532 ·tb~ = 10532 kg·. 

t~·i· 

. H• 4.70 

DIAGRA·MA DE CORTANTE 



1 
! 
1 
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. . 
2.- Determinaci6n del cortante que resiste el concreto 

3.-

Pua = 50,000 Kg <CO. 7 f*c hJ + 2000 As)=O. 7x160 (30x50)+2000 {45.60) 

Pua = 50,000 Kg < 259,200 Kg. 

r "'..b!. .tte.!1.!.. 'lLo .E.Q!J?• m!nl 
b1 

p = 4 X 2.85 =_0,0083 
30 X 46 

p = 0.0083 < 0.01 ••• 

Para valut\.t P / se deber.4 usar el 
lrGA de las varillas de la oapa. 
m!!s pr6xima ·a la tensi6n o can­
~siál rn!nima. ':Para este ejer­
ci6io se cónsidérl!..r6n 4 vari­
l:J.as ¡; 6. 

'. 

VcR = F.R. b1 (0.2 + 30 p) ~f*c' c1 ·1..¡. 0~007, (~/A:JP 

VcR"" o.a .X 30 X 46 (0.2 + 30 X o.00-83) ~160 1 {1 +' 0.007 (501000/30 •X 50) 
\. ' . •'. 

VcR=7,733Kg. 

RevisiOn de las limitaciones .en las dimen~ones de·1a· oo~ 
lumna1 

h = 50 cm <100 cm 

h = 50 = 1. 6 7 <G 
b 30 

L = 470 = 9, 40> 5 
h !O 

" P"or lo_ ta.'ntc)'.:no hay- reducci6n · 
de Vott,.· . · .• 
VcR. 1 ;}33 ~· 

Vua"' 10532 Kg<2.5 F.R. b:i {f*c1= 2.sX0.8x3~46 'q1~0.'= .349¡2:111'J• . 
: . I :. . :·:: • , , , 

Por 16 tanto .las dimensiones de la sec'ci6n ifon adecuadas. · .. 
4.- Obtensi6n de la sep.'lrac16n de estribo¡¡ Pº.t:. cortante: 

V' = Vua - VcR=l0532 -'7733. = 2799 ~g • 
. 1 

Usan~o estribos del # 2.s .;¡. 
',. 

s = F.R. Av.· ·fy d = o.ax0.49x2x4200x46 == 54,12 cm· 
V1 • . 2799 ' 1

' 

S < F.R. Av fy = 0,8 X 0.49 X} X 4~;oo = 31.36 ctn. 

3.5 b 3.5 x.30 
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Hi:•v.ln.l~n 1·lq Jn nr·11•1t:,wi611 tlü eutrtboe oomo colummt 
por ospccificacionoa: 

smáx<f (850/ ffY'> $.' Var. long. = (850/ (4200
1 

) 1.91=25.05 cm. 
~íl ~estribo= 48 x 0.79 = 37.92 cm. RIGE 

b == 30 cm. 

Usar # 2.5 @ 25 cm. 

o•[[[[] 
¡ ' 0.50 ¡ 

• 16 lt 6 

.00 # 2.5@.25 cm. 

SECCION COLUMNA 

CONCLUSION: 

La separaci6n de estribos para restringir las barras longi 
tudinales contra el pandeo es menor a la requerida por cor 
tan te, por lo que se requiere d~ estribos del # 2. 5 @ 25 = 
cm. para obtener un buen comportamiento de la columna. 
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CORTANTE 

EJERCICIO C-5 

Calcular el acero de refuerzo en una m~nsula dada su geametr!a. 
DATOS& 

<.:oncrot:o .f'o"' JUO k9/cm~ 
Acero fy =4200 kg/cm 
Ancho de la m~nsula b = 30 cm. 

La m~nsula se colará monolitica­
mente con la colwnna. 

Puo•20ton. 

Huo: 3 ton. 

~~i 
h • "º 

GEOMETRIA OE LA MENSU'LA 
t 'Ml*trz ... 

ACOTACIONES EN CMS. 

CONSTANTES DE DISE~O: 

f*c = a.a f'c = 0.8x300 = 240 kg/cm2 
f"c =o.as f*c = 0~85x240=204 kg/cm2 (.por ser f*o <2so kg/crn2) 

Por. Uexi6n, p mfn • 0,7 [iE'. = 0~1xf30i • 
0 0029 fy 4200 . • 

Factor de resistencia a flexión F.R. = 0.90 
Factor de resistencia a cortante F.R. = o.so 
Coeficiente de cortante por fricc16n M =.l.40 
SOT.IJCION: 

1.-· C4lculo del 4rea de acero de refuerzo para flex16n 
As1 

K R ~· = a.so :::;> 13 = l. 2 c = 1. 2X20 = 24 crlt. 

M~a = e Pua = 2ox2a,oaa = 400,000 kg-cm. 
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Cuando la carga actua en la cara superior de la m~nsula y si 
la cuant!a, p ~ As/bd, es menor 6 igual a 0.008, su resisten 
cia n flexión se puede estimar con la ecuación giguientc: -

MJ.lR = F.R. Asfyra ; MuR :::: Mua 

As Mua = Asl 
-F.R.fya 1 = 400,000 = 

As 0.9x4200x24 4.41 cm2 

p = Asl 
ilcr suponiendo d 37 cm. 

p 
11. 41 -· :.rOxTI' 

,,., 0.004 : p min ~ 0.0029 < p· • 0.004 < o.oos 
Correcto 

. .. 
2.- Cálculo del ~rea de acero de refuerzo por tensi6n directa As2. 

H.ua "' 3 ton "" 3000 kg. 
H 3000 2 

As 2 = -;u-. ~--._,f,....y- = .,...o-. 9"'"'x-4'""2~0'""'0- = O • 7 9 cm 

f\a "' Anl + Aa2 • 4. 41 + o. 79 • 5. 20 orn2 

3.- C~lculo del acero de refuerzo para cortante por fricoidn, Avf 

La resistencia a fuerza cortante por fricoidn VuR, se tomar& 
como el menor de los valores calculados con las expresiones -
si:gui:entes: 

® -------- F. R. M (Avfxfy + Nu} 

® -------- F. R.. [14A + o. a <Avfxfy + Nuu 
@-------- 0.3 P.R. f*c A 

de la ecuaci15n ® VuR "" Vua • : ·.F. R. · M (Avf x fy + Nu) 

Vua 
Avf = F.R.Mfy Nu = O 

1\Vf e ~~ 6~~~ 4x4200 "". 4. 25 cm2 

Rev1si6n para las ecuaciones @y@ 

de@VuR =o.a ~4(30x40l+0.8(4.25x4200+0~ ""24869 kg. 

VuR ~ 24,869 kg >vuR = 20,000 kg. . .. Correct9 

de@VJ.lR = o.Jxo:aox240x30x40 = 69,120 kg. > 20,000 kg. 

Por lo que Avf = 4.25 cm2 es correcto. 
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ARMADO PROPUESTO 

-¡------. --r---. 40 3!1 1 

i h. 27 
20 
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BARRA A LA CUAL 
SE SUELDAN LAS 
VARILLAS DEL# !i 

ACOTACIONES EN CMS. 

3 Vars. # 5 
As = Asl+As2 

Diferencia 

A = 5. 85 cm2 

= s. 20 :am2 
CTó cm"2 

6 Vars. i 3 A= 4.26 cm2 
Suma = 4.86 cm2 que es mayor que Avf = 4.25 cm2 
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OLlSlfüVAClONES: 

Las cargas Pua y Hua son las de diseño, ya están afectadas por el 
factor de carga. El factor de resistencia F.R. para tensiOn, se 
supuso iqual que el especificado para flcxi6n. La geanetr!a y el 
armado propuesto para la ménsula cumple con los requisitos que se 
indican en la figura # 17 de las ayudas de diseño.· 
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C A P I T U L O VI 

T O R S I O N 

La tors16n en un elemento resulta de un momento de torsión al 
rededor de au cjo. Los olemontoe quo se someten a ofectoll = 
de torsión, se clasifican en dos grupos: 

GRUPO I.- Torsión de equilibrio. 

GRUPO Il.-

Son aquellos miembros cuya resist.encia o torsi6n -
sea directamente neceearia para el eqhi1ibrio de -
la estructura o de parte de ella• 

Por ejemplo en una viqa aislada de planta curva, -
oomo las vigas curvas ein apoyo que algunas veces• 
forman la esquina redonda da un ed·ifiollo (figura -
T-1). 1 

. 

Torsi6n de compatibilidad. 

Son aquelloa elementos cuya resistencia a t6rai6n 
no sea directamente necesaria para el equilibrio 
de la estruotura 6 de parte de ella.. :como cu~ndo 
la losa 'de un piso se. _empotra en ·.una v~ga y la',·;-­
:e;exi6J1 de la losa tiende a torce~1·~a vt9a (f~gu-
·ra T•2l • · 

"' 
PLANTA VIGA·.CUftVA 

¡ ¡ 

COL.~NA -·· 

PLA,.~A l.OfJ:' 

CORTE A·A 

FIGURA T-1 

, ~·.:' ... LOS_ .. ~· . r 

<. ·', 

VIOAqE. 
BORDE 

" CORTE B-·f 

F 1 G u· ft A T :-: 2 



La torsión produce esfuerzos cortantes que son m~ximos al~ede 
dor de la cara de la viga, sin ~argo, en las viqas de ·aec.:.:= 
ciones prácticas, ~stas, se alabean por la.tors16n y loa es-­
fuerzos unitarios no san ~rciOMles a 13U distancia del centro 

· de rotación. Por ejemplo, el'\ uná viga rectangular,. e 1 esft.ier 
zo cortante máximo queda a la mitad de· la cara mayor, que es= 
la mas cercana al o'entro de rotru;:ic5n. como la torsidn·aumen­
ta el esfuerzo cortante en .un l~po de. la vige. y. lo redu® en .. 
el lado opuesto, aumentan los esfue?::to8 de .t'ensi'6n diag6rial -
en ese lado. ! 

Por recomendación deben evitarse las cargas que producen prin 
cipalmente tors16n, siempre que. sea posible.". -

Las disposiciones que nos indica ei re~lamento de constru9c12 
nes del deptlrtamE;in,.to. del Distrito Fatleral, )¡>,ara el.~mentoa: cu'­
ya longitud no seti Ítleno.1: que el. doble del· peralto. total dal -
mienu)ro, y que· es~n sometidos ·a ~feqtos dQ #orsUn son las ... 
siguientes= ·. . < · "1 · :: ·: .... 

¡ •• · 

1.- MOMENTO TORSIO~~TE QUE. RES.iSTE' ElL CONt;:t\ETO SIMPLE '(TcR). . ; ~. ' . . . ' : :: ". . ' 

1.1 Para eleJnentos suj'eto~ ·a torsi6n ;y'',en éoÍi~inac:;!6n -
cpn los ~feqtos de .. fli\.xiOn, flexoc.Ol'npre,916n y 'Cqr--
tante: " .:,,, : . . · · ··· .. ·'. ' "· · ·,. . 

.:• 

E;O·.secci~ ~~s· · TcR ~ 0.6 F,k.b2 j\'.if*c' '.'.'::- -(!) · 
; ' • ;'· ' •,l•,I'. ' ,:,· •,· ;· • ' 

Eii.Secci~ "'!'11
, "I", d "t.".·Td~ .d 0.6 :R.R.~x2(Y; if'*C'' ..; -@ 

·' : l ;~ 1 • • • '.· 

~nde ~. Y.; y, son las d1mene:l;<;>ne,s ... J!!enor, i. Ínayor~:'ce ""'.'"' 
los rect4i\gulos en q1,1,é qu~da: d~sacmpues~a la s~ci6n1 
al· oons:l.:µerar cada .a~a y. e.J. .~lina í.9on· e.l-::peralte ·com­
pleto de 'la secci~n,'"Ps9rb s:hl que:.'($ª· t~ Y m~r -.-
que 3X. . · · · · · ·· · ·' 

.. El factor de· reduq~iL6n de resistenci'a ·por t~si6n)'•~.°••,.0.8. ,· 
1 !I : .~ • • \ ' . • 

43 
YJ · itQ)(I:·' .. 

SECCION VISA°"T" 
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1.2 Para elementos sujetos a to~s16n y tensi6n axial. 

En Secciones Rectangulares: TcR = Ecuaci!ln<J)x (1-0.03 T.u.a ) 

hJ 

En seccic:nes "T", 11I 11 6 11L": TcR ;., El::Uaci&@x ü-0.03 '.!!.!!) 
Pq 

2.- REFUERZO POR TORSION. 

Este refuerzo estará formado por estribos cerrados parpen 
diculares al eje del miembro, con.una doblez a 135° (re-= 
fuerzo transversal) y por varillas longitudifiales, ( re--· 
fuerzo longitudinal) • · '· 

2.1 Refuerzo tranversal: 

T' = F.R. Asv Fxvoxt:Yf .:. -.·- ®: 
e:! . ... 

Don'de: . ' 
T' .·es el momento tor.sionante .que f;:eman. i.os t¡!St:ribos 
y, resulta de:. la :dif~renci~' entt:1Lel' .momento tp.rs12 
nante último actuante¡.· y f'!l momen~ torsionante qua · 
resiste 1a secci6ri de .conor(3,.o simplo:( :'J.1 '= T p a· - TcR)' 

. : ' . ·'.'· 'J.;,.. t, • . 

F. R. ea:.11l hct9r de ~duooi~ñ de'.;·~~~.t~~noil' 1p&ra. "\ 
toréi6n:ll'.R. =o.a . · . . 

' . 
AsV es el: h'ea transversal .de 'Ulla ;a~a .q~+ est~!])o1o 

Fyv es ~l.· refuerzo d~. fl~en~ia ~e~.'. ·~st:r~bo. . 

. s· :.-eparac~6n de estrioos. · 

Xl lado ·ntenor del eatl;':Lbo medido aentr.Gl:,'.Jl cents;-o. 
. ' 

Yl ladó ·Jllilyor del E!Sltr:Lbo ineciido eentra•.,a oenti;~:. 

O. = o.67'.+ 0.33 · Y:Vh <'i.·~ 
··¡, ' 

2 .1.1; Refuerzo tr~nsversa·l por torsi~n de ~ilibr'd.~ --
(GRUPO ,I). . . 

Para los eleme~tos. i:ie este· gri,i¡:>o;· el ~sfuerz~{to!, 
sionante que resiste la sia.cci6n·da c<>Acretose ·des 
precia (TcR = O), ·I??r .10· ~e el ·~re~.'·4~ ace~~'...~-= 
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querida por torsión se obtiene despejando de la -
ecuaci6n 3 : 

Tua -© 
F.R.Fyv.QX1 Yl 

2,1.2 Refuerzo transversal por torsi6n .de compatibilidad 
(GRUPO !I) 

En los elementos de este grupo, se pueden despre-­
ciar · 1os efectos de torsión si se presentan cual- -
quiera de los siguientes casos: 

Si (Tua' )
2 

+ 
TCR . ( )

2 Vua . 
VcR <i .• I 

Si Tua. < T'cR donde T'cR = 0.25; TcR 

De requerirse refuerzo transversal, se obtendr~ - . 
de la siguiente expresión deducida de le ecuaci6nÚ) 

r:• J T • 

Tua: ... '.1'.' 1 cR. 

F.R.Fyv n x~. Yl 

2. 2 Refuerzo longi tudina'l. 

El refuerzo longitudinal se .calcula· de la sigu:i.ekite :for: ·-· ma:· 

AsL = 2 [7] T. 
(Xl + Y.1;) ~ 

Fy 

Donde Xl, Y1 y Fyv. son los parámetros indicadób en· 'el 
inciso ~.1 : tA;v}l1 ··E!~ el o~tenidci. de las eoü~ciones · · 

@ 6 @; Fy :es el esf;~erzo de flu,encfa .del acero lon.:..· 
gitudinal. · · " · . , 

BEFUERZO TRANSVERSAL PÓR CORTANTIFMAS· TORSION, 

El refuerzo transversal para la oÓmbinac.i6n c:ie los efectos 
de cortante ·m4s torsi6n,, se calculará aon la ·.siguiente f;!X- · 
presiOn: · · · · "' 
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Donde; (As) es el obtenido de las ecuaciones 4 6 5 
ST 

Y; (~) es el obtenido para dos rrunas de área de ace-
S V 

ro do 1.:w eapeclficac:ionoo par.a cort.<.lute. 

4.- RESTRICCIONES Y RECOMENDACIONES. 

4.1 El área de refuerzo transversal (estribos) requeri­
da por cortante y torsi6n, no será menor que la ob 
tenida en la ecuaci6n@ expresada a continuación, -
la separación s, no será mayor que el ancho de los­
estribos ni que la mitad de su altura, ni mayor de-
30 cm. 

~sv] + 3 T' cR - - - @ r- (v + T) m!n F.R.hX! Y1 Fy'V 

{

Xl 
s < Yl/2 

30 cm. 

4.2 Para el refuerzo longitudinal mtnimo requerido por 
torsi6n, la separación entre barras longitudinalos 
no oxcederl\ de 50 cm., au di&metro no acir~ monor -
qua el do los oatribos y ue distribuird on el per1 
metro de la secci6n transversal, colocando por lo­
menos una barra en cada esquinar determinfuldose -­
con la siguiente expresi6n: 

AsL m1n "' 2 ~;v J ( Xl + Yl) w 
Donde; tA;v] = r~VJ (V + T) m!n (ecuaci6n @) 

4.3 El momento máximo admisible de diseño por torsión 
será: 

TUª < 7 T'cR (1 - Vu a/ 2.5 F.R.b d ~f*c1 
) 
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•1. ,¡ 1·:11 1:unn l:o al d iH011o dü loH e lomcnt os i\ t.ond 6n, 1 au 
accch>nes situadns a meno~: de llll pcril ll.o P[ct:tivo -
de la cara del apoyo, pueden dimensionarse pü..rc'.\ la 
torsi6n que actúa a un peralte efectivo. 

4.5 8n cuanto a la combinación del refuorzo requerido -
por Lursi6n con otras fuerzas interiores, so podr~n 
realizar a condición de que el área smninistrada no 
sea menor que la suma de las áreas individuales, y 
que se cumplan los requisitos más restrictivos de -
espaciamiento y distribuci6n del reÍuerzo. 

Los ejercicios que se presentan en este capítulo son los si-­
guientes: 

EJERCICIO T-1) Diseñar por cortante y torsión una viga "L" 
invert.ida de concreto refnl'.'7.ac'!o, . 

EJERCICIO T-2) Diseñar por cortante y torsión una viga "T" 
de concreto reforzado. 

EJERCICIO T-3) Diseñar por cortante y torsi6n'una viga "L" 
tnvort;j el A en vo lftdo r1@ oQno:i:oeo reff.lr1..7ld~)· 
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T O R S I O N 

EJERCICIO T-1 

Diseñar por cortante y torsi6n la viga de concreto reforzado 
montrada en la figura. 

IJN!'OS: 

Concreto 

/\coro 

f'c = 200 Kg/cm2 

fy - 4200 Kg/cm 2 

Carga sobre losa Wa m 400 Kg/m~ 

Torsi6n de equilibrio (GRUPO I) 

J~: 
Xt•l.60 -l . 

~X2• 0.9S ~ 

CORTE A-A 
c=r-:r=~ 

t. SIMETRICO 

1 

ARMADO DE VIGA CORTE B-B 
= 
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SOLUCION: 

i.- Obtención de los diagramas de coJ:·tante y torsi6n: 

Por cortante: 

WUll 'l".<'.\'l ·~ l.4 [o.4+0.15x2.4} l.'} ·I· O.JOxO.íiOx?..41. ?..<ti 

lon/m. 

Donde F.C = 1.4 para combinaciones de acciones permanentes y 
variables. 

Vua = 9 x 2.63/2 = 11.82 ton. 

Por torsi6n: 

tua.= F.C,W Xl X2 = 1.4 (0.4+0.15x2.4) 1.60x0.95 = l.62 ton-m 

Tua = tua x ~ = 1.62 x 9 = 7.28 ton-m. 

V11omax.·[ 
11.82 ton ... 

2 2 

EJE 

..._I ___ __.__ ___ _.,· ]V&10 moa.• 

. . 11.8> '"'' 

1 
1 

1 
1 l 

Tuo•"t~ 1 
7.28 ton.·m. _ ~-~ JTuo moa.• 

--.._J T.28 ton.• m. 

1 
1 

9.00 f-

m 
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2. - lli.1,w1io por cortt.lnto y t:orai6n. 

2.1 Diseño para el punto de cortante y torsi6n críticos 
que se presentan a un peralte del paño del apoyo. 

El porcentaje de acero en tensi6n es: 

P = ~ = 5.07 X 2 X 2,85 X 2 == 0.0075 <0,01 

bd 30 X 70 

El cortante qua resiste el concreto ser«: 

VcR = F. R. bd (O • 2 O + 3 Op) 'ff*2 = O • 9 x 3 O x 7 O 
· ('0.20 :+ 30 X 0.0075) i160

1 

VcR = 9059 Kg. 

El momento tiorsionante que resiste el concreto ser4: 

TcR = 0.6 F.R. :E"x2 
1 Y; ~f*c' t Y

4 1 
F.R. = 0.8 para torsidn. 

Y3 = 75 cm <Jx3 = 3 (30)= 90 cm. Y3 

Y4 <3X4 m 3 (15) = 45 cm. 

i------t=l4 

Y4 = 45 cm. t X3 ~ 

TcR = o.G x o.a ~o2 x 75 + 1s2 x 45] V160
1 

TcR = 471 306 Kg - cm. 

T1 CR = 0.25 TcR = 0.25 X 471 306 = 117 827 Kg -. cm. 

El cortan'te crítico será: 

Vuac = \l)l\éix - Wua l0.40 + d) = 11.82 - 2.63 (.0.40 + 0.70)= 
8,_94, ton. 

Vuac = 89~0 Kg. 

El momento torsionante cr!tico será: 

Tnac = •rua mch: - tua (0.40 + d) = 7 .28 ,.: 1."62' (0.40 + o. 70)¡ 

Tnac = 5.5 ton - m = 550 000, Kg - cm. 

2.2 Revisi6n si se acepta la secciOn de la Viga1_ 



't'-1.0 

T.ua máx "> Tua 

•rµn m:ix ,., 7 '1'' en ( l - V¡m/2. 5 I·'. ~. hd ~i~c1) 
Tµa máx = 7 X 117 ,827 (1 - 8940/2.5 X 0.8 X 30 X 70 p:6°ó'l 

T¡Ja máx :e 685,995 Kg - cm>Tuac = 550,000 Kg - cm • •• la - : 

Sección es adecuada: 

2.3 Obtenci6n del acero transversal. 

2.3 Para torsión, TcR = O por clasificarse 4el grupo I (tor­
sión de equilibrio) 

[
A

8

sv:lT = Tuac 
j .F.R. fyí)X Y 

Dondeíl.= 0.67 + 0.33 (Y/X)·(.1.5 1.0= 0;,-67 + 0.33. x 70 r.: 

25 
1.59> hL 

RIGE· 

" y Xl y Yl ;son los la~o.s manor y 111aY'or dél· estr~bo medid~ 
c.ac. 

r~sv] .. ',...,5s_o_o_o,...o _________ ci º•'.0624 (para· unn. 

L s T O. 8 x · 4200' x 1. 5 x 25 x 10· rama) • 
.. 1 

2.3.2 Por cortante 

2.3.3 

~Ss~lV 111 Vaac - VcR et 894·0 .. - 9059 "•<0.00 .. 
L J r.e. fy d o.a x 4200 x 10 

Por especificaci6n: 

~:v]v ~!n.' = ;::.bfy = 
3.5 X 30' 

o.a x 4200 
= 0.0313 RJ;GE 

( para dos ramas) · 

2.3.4 El ~efuerzo de cortante más torsi6n .ser4: 

. [lúl'!,l =[ Asv J + 1 [Asv.] i:: 

Ls]v+T l s ]T 2 [s V m!n 

2.3.5 Por especificaci6n: 

0.624 + 0.0313 a 
~. 

0.0781 
RIGE. 

1?1(v + T) m!n "' ~~1R~ i~Hx-Y 1 donde ·TJJ ~ 4 T'aR 
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~:~(V + T) mín. = 
3 T'cR = 3 (117827) 

F.R. fy()X y 0.8X4200xl.5x25x70 

= 0.0401 

~s~l 
[s Jv + T 

= 0.0781 

Usando estribos del # 4. 

s = ~ 
0.0781 

= k.ll = 16.26 . . Colocar[}# 4® 15 cm. 

ll ,0791 

La separaci6n máxima de estribos sé toma del menor valor 
que resulte de los siguiente:; 3 valorear 

¡X = 25 cm. (RIGE) . . . 

$( Y(2 ~""'7072 = 35 cm. s mnx = 30 cm. 
30 cm = 30 cm. 

2.J.6 Acero de refuerzo•lóngitudinal requer~do por .torsi6n 
(J\SL) . 

AsL = G !!!!'.: J ex + y) fi-estdboa 
L s· T ... · fy v~~ ~ lon.!j~ 

AsL = 2 X o. 0624 (25: + 70~.; ~ = 1da6 cm2 ; (RIGE) 
~ 

.. 4200' ,. 
AsL m!n .. = f2 As~ T . · .. ~X· + y_) ~~Pt:.. ~boa 

L s Ü (V ·"" T) mrri · ty vá~·a. lonc¡ '. . 

AsL m!n = 2x Q.04'P1 .(25 + 70) il2.Q_ ICl,,7 .• 62 

4200 

cm2 

Consid.eraremos que. el armado longitudinal de la viqa, 
satisfaQe .lós requerimientos ·por fl.ex:i4i:i' tarsitn, .por '­
lo que se· omitirá en lo subsecuen~ el 011loulo1 de -- · 
acero de refuerzo longitudinal requeridé:r por torsi6n 
(ASL) • . · " 

3. - Diseño por cortante y torsi6n a una distancia:. ,de 1. 5 mts a 
partir del pañ6 del apoyo de la :v19a. • ' 

3 .1 Obtenci6n de TJla, Vµa, VcR y TcR, 
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/\. una uistanc1n do 1. s 1nt1:1., ll partir dol. paño del 
apoyo, la viga esta sujeta a momento flexionante -
negativo, por lo que los valores de VcR, TcR y 
T'cR son los obtenidos en el inciso 2.1. 

VcR = 9059 Kg. 

3.2 

3.2.1 

3.2.2 

~.2.3 

TcR = 471 306 Kg - cm.' 

T'cR = 117 827 Kg - cm. 

El cortante último actuante es: 

Vua =V más - Wu~ (0.40+1.50) = 11.82 - 2.63 (l .• 90) "' 
.6.823 ton, 

Vua = 6823 Kg. 

El momento torsionante último esr 
l 

Tua e: TJJa m4x - tua (0.40+1.~0) = 7.29-L62 (1.90.) .. 
·~ ~ 2 O toi:i - m 
,··. 

Tna = 420 .ooo Kg - cm. 

Obtención del acero trimsversal. 

Para torsión, TcR = O 

. ' . fu.~]' "" _42_·º-º-º-º· ·-·-: _ .. _· _______ , .... 
·[s. T · o.a x 42~,o x ~'~s x 2s .x 1,9, 

0·.,0476 
.·' ' 

·Por co#an.te, f.'lJ'.)_ e~t~:'.'casó,/ el a~eró ;~~querido· es 
t¡1or especificaci6n vei'. 1nc,$;sos 2~3.2 ·1'. 2~3·,~~~:· · 

t~lm~n • 0.0313 . . .. . 

,El refuerzo de cortante ~~s torsión .~tá: . . ... . '"';)": . . ... 

. . ~Asvj ;,· . = · o. o 47 6 : + o • 03 ~,~ · = o·. Ó'6'33. >. ·:rA~~J· ·. ·.: . . : = .. ~. ~ 401, 
S V+T 1 

2 · . ':' S V+.T. m!n . · 
:·' . . .. 

·. t~i;v~T ~· 000633 

Con estribQs c1al i 4 • s = l. 27 .·:.= .20 .• p~ .... cm(,¡~~x .s.. 'Jo. ém .• . 'º '063'":1' ·. ... . ' ... 
•. . '. .., l 
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• • Colocar P.nt.ribt~s dol # 4~ 20 cm. 

·4. - Discf10 por cortante y torsi6n a una distancia de 2. SO mts. 
a partir del paño del apoyo de la viga. 

4.1 Obtenci6n de Tua, Vua, VcR y TcR. 

A una distancia de 2.50 mts. a partir del paño de 
apoyo, la viga esta sujeta a momento flexionante po­
sitivo, por lo que el valor de ve~ cambia, y los val2 
res de TcR y T'cR son los mismos a los obtenido~ en -
el 'inciso 2.1. 

El cortante que resiste el cqnoretO-.es: 

VcR = F.R~'. bd (.0.20 + 30 p) 'if*c.
1 

.. 

p "" As"" s.01 x 2 = o.oo.4a <o:.oi. .. -, 
"' bd ·JO x 70 

VcR = 0.8 ·x 30 X 70 (09'~0 + lO x ~')0048).•.':,·~1601 .;¡·:132~ Kg~ 
·, ' i :··' ' •• 

TcR = 47 1306 Kg - cm.~·. 

T' cR = 1'17,827 Kg - ·cm. ; 

Vna = Vm~x - Wua (Q~40 + 2.S.0) =· :i.~:.a2 ~ ·2.63 t2,.90) = 
• 

1 
• 

1
• 4~193 ton. 

vua = 4193 Kg. 
. :·. 

Túa = Tua máx - tua (.2,90) = 7.28 - i.62 x 2.90 :e 2.582 

ton-m, 

Tua = 258200 Kg - CJU• 

4. 2 Obtenci6n.·del acero transver~al: :. ,, 
4.2.l Para torsi6n, TcR = O 

~sv J = _2s_a_2_0_0 ________ = o. 0293 

[ S · T 0. 8 X 4200 X 1. 5 ·X 25 X· 70 . · 

4.2.2 Por cortante: 

como VcR = 7328 Kg)Vua = 419'3 Kg., e.l acero tranaversal'. 
por cortante a colocar eá por especifi.các::i6n. '' · 



4.2.3 

l!!v] = 0.0313 
[ s V m1n 

Refuerzo de cortante más torsión: 

~s~ .. 

[ S ]v+T 
0.0293 .. 0.0313 .. 0.045>~] 

2 ~ (V+T) 

{!¡syJ- .. 
Ls v+T 

0.045 

• 0.0401 
m1n 

Con estribos del # 4rs = 1.27 • 28.22 cm>smh adm-25 a11.· 
o.en 

Ver inciso 2.J.5 

Co.110 podemos observar, la separación de estribos ea la 
máxima admisible, por lo que .para el claro central la-
aepara~i6n de estribos ser& de 25 cm. . · 



.. "·ºº. 
1 • 1 

2#'6 
1 
·' 

1 1 . 
:·.V ··.·. 

1 ·1 

'~º~~ 
1 1 

. 
ARMADO DE VIGA 

tSTfllBOS 1)1t. 4 :·' 

0.75 

.io .. ~ 
SECCION DE VIGA 

CONCLUSION: 

1~--1 
21t8. 

.. r 
1 . . ~" 1 ' 
1 ' l. 1 

. l .... M. .. ~·· .. .. . 1. 
1"'"''l!f•;1 n ... llQI ... 1 

: 1 t 1 

De gran importancia es el efecto de torsi6n que presenta la 
viga, ya quo mienb:'as para cortante se requiera refuerzo mt 
nimo, para torsión y la aombinaoi6'n de ambos, el refuerzo = 
transversal aumenta considerablemente. 
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T O R S I O N 

EJERCICIO T-2 

Diseñar la viga T mostrada en la figura, cons1d~rese torsidn 
de equilibrio (GRUPO I). 

DATOS: 

f'c = 200· 1<g/cm2 

fy ,,; 4200 Kg/crn2 

p = As = O. 0069 
bd 

COSTANTES DE CALCULO 
' ' 2 

f*c "' 160 Kg/Clll 

Pe = 136 Kg/cm2 

7.QO 

VIGA ,,_,... 

U~· . 
~n . . 

~6.5 . ~ton. 

DIAGRAMA DE ESFUERZO CORTANTE 

ULTIMO 

Wuo •2aoo kO /m2 

0.40 

·wM0 0.25 1 o.>o J 
(. . .. , ·-. --t-1 --~ 

.s·¡ c¡cyou 



SOLUCION: 

1.- Determinaci6n de Tua. 

W'P = 2.S X 0.42S = 1.063 ton/m. 

Tua = 1.063 x 0.21 x 7 = 0.7al ton - m 
2 

2.- nctcrminaci6n .da •r¡.iac y VJiac con d .. 50 cm. 

Vuac = 6.5 - l.a5 x O.SO = S.58 TN 

Tuac 0.781 -1.063 x 0.21 x O.SO= 0.67 ton - m. 

3.- Diseño por cortante y torsi6n: 

Considerando un porcentaje de acero por filexi6n. 

p = o. 0069 <o. 01 

VcR = F.R. b'd (0.20 + 30 p) ~f*c' 

,r:¡-;::-;;i -3 
VcR = o.a X 25 X 50 (0.20 + 30 X 0.0069) 1160 X 10 = S.15 TN. 

TcR = 0.6 F.R ~x2 y ~f*c1 

TcR = 0.6 X o.a ~s 2 
X 5S + 2 X 152 

X 30] ~1601 
X 10-5 = 

T'cR = 0.25 TCR = 0.25 X 2.907 = 0.727 ton - m 

Revisi6n si la secci6n se acepta: 

Tua <.1 T'cR [ 1 - Vua J 

2. 907 
ton-m. 

2,5 F.R.bd ~f*c' 

~ 
x 10-s = 4.19 ton-m 

72,700 1 - S580 1 
2.5 X o.a X 2S X SOil60~ . > 

7 X 

. . . La secci6n es adecuada • 

4.- Obtención del acero transversal. 

Tuac 
F.R. fy0Xl Yl. 

Tuac =0.67 ton-rn' 
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º"' o.67 + o.33 ~.1. < 1.5 ;.()."" o.67. + o.33 x 50 = 1.50 = 1.50 

Xl 20 

tA:v] T = 
0.67 x 105 = 0.0133 (de una rama) 
0.8 X 4200 X 1.5 X 50 X 20 

[Asvl = Vuac - VcR = (5.58 - 5,15) X 103 = 0.0026 

Ls Jv F.R. fyd 0.8 x 4200 x 50 (de dos ramas). 

ÍAsv] = 3. S b = 3. 5 X 25 
[s v. m!n F.R.fy o.a x 4200 

=r O. 026 (RIGE POR CORTAN'l1E)' 

[As~l = [ Asv] 
Ls Jv + T Ls T 

Revisi<5n: 

+ 1 

2 

[As~l 
Ls Jv m!n 

= 0.0133 + ~ = 0.0263 

2 

~SVJ • 3 T'cR e;- (V+T) m!n F.R. f_y_Q_X_l_Y_l 

~V J = .... 3_x__..7_2..._,_70_0'"--·------ = j)'. 0433) 0. 02G3 
Ls (V+T) m!n o.a x 4200 x 1.5 x 20 x 50 

RIGE LA ESPECIFICACION POR REFUERZO MINIMO REQUERIDO. 

~V] = 0.0433 L s (V+T) m.ín 
s = Asv 

~o;.;..,. o"'"4""'3 ... 3,___ 

usando varillas del # 2.5 1 s = 0.49 
6.0433 

.. 11. 31 cm. 

Usando varillas del # 3 : S = o. 71 / o. 0~33 = 16. 39 CDh 

••• Colocar: IJ # 3 @15 cm. EN TODA LA VIGA. 

Smáx =¡Kl = 20 cm. } 
Yl/2 = 50=25 cm. NO RIGE SEPARACION MAXIMA 

2 ADMISIBLE. 

30 cm. 



. . . Colocar O# 3@ 15 cm • 

Obtención del acero lonqituainai. 

AsX. ... ~'JJ.av] f . t' ,· - ( Xl. + Y1 ) y. ff ' - ~ 
s T fy' long. 

AaL·.= 2 X 0.0433 X (50 X 2Q) ';e l' =/6.06 ~;""~f . 

T-19 

• • • colocar 4 Vars. # 4, una en cada ~s;u.:Lna Y\ 2 Vare. 
#. 3 intermed:l.as;,a d/2, una,. ·en cad~. ·¡\;iat-a;,. adic,ionales -
a l.ae nccaaariaa ·por flexi6~· y en toda l~·.v.~g~; 1 • ·• 

•¡' I 1 ' ',~J:.,· ~'~~·;, ' 1 

As = 4 # 4 ( 4 x 1. 2 7) + ~ .· f 3 ( 2 x .·O. 71)' :• 6 .'SO) 6. 06 

CONCLUSIONi 

La secc;l.6n es adecuada- para resistir 1,o~efet.fti>s ~·1,.cort;ar&~ 
y torsi6n a que se somete. 

El refuerzo transversa"! requerj.do en la .sec<?idp cr!tica por.
1 cortante y torsi6n, es inferior al;. m1~;1~~ espe,i¡;ni~ado para.· la 

combinación de las solicitudes, por ló que.~ige esüi dltima, •· 
colocando estribos del # 3 a/e 15 cm. · · · · 

'•. { 

El refuerzo longitudinal :requerido por, tbrs16r):•· e~. adiq1'bna1 -
al refUflrzo por flqx$6n. 
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TORSION 

EJERCICIO T- 3 

Diseñar por cortante y torsión una viga L inve~tida, empot~~ 
da en uno de sus extremos. 

DATOS: 

Concreto 

Acero 

f'c = 200 Kg/cm2 

fy = 4200 Kg/cm2 

Torsión de equilibrio (GRUPO I) 

COSTANTES DE CALCULO: . 

f*c == 160 Kg/01n2 

Porcentaje de acero long. p = 0.0042 

Peralte efectivo d = 4 7 cm. 

Peso volumétrico del concreto ~ = 2.4 ton/m3 

4\A W1•1 ton./111. 

~Ye>~~ 
.1A . 

l 250 j 
VIGA 

O.M 

W1: 1 ton./111. 

¡0.20! 0.40 

CORTE A -A 



'l' - :!. l 

SOLUC!ON: 

1.- netorminación de loB diétqramas do Vua y Tua. 

W11<i 1 .4 (.1 -1- (0.20x0.!;0+0.40xO.l!.i) 2.4J '"" 1.94 Lon/m. 

Vua = 1.94 x 2.50 = 4.85 ton. 

tua = (1x0.40+0.40x0.15x2.4x0.30) 1.4 = 0,62 ton - m 
m 

Tua = 0.62 x 2.50 = 1.55 ton - m. 

::.~.:[~ 
i 2.50 ¡ 

TU Ot· ¡----___ · 
l.!151 . L . . . _ -----------

1 2.50 _J 
DIAGRAMA DE CORTANTE 
~:-.·~:eic:a.a:w-·~!"1."T~ 

DIAGRAMA DE MOMENTO TORSIONANTE 
~--==-:. CJl#l::COiJIC::i ¡ ~"::lt."'04 "tC 

Diseño por cortante y torsi6n. 

Diseño por cortante y torsi6n crtticos que se presentan 
a un peralte del paño del apoyo. 

2.1 Determinación de Tµac, Vµac, VcR, TcR y T'cR 

V,uac = 4.85 - 1.94 x 0.47 = 3.94 ton m 3940 Kg. 



1 

•ri1ac ::: l.55 - 0.62 x 0.47 -= l.26 t.on-m 126,000 l\q/cm 

VcH "' F.R. bd (0.2 + )0 p) ~f~"'" 0.9x20x4'/ (0.2f-30x 
o. 0042) ~1601 

VcR = 3100 Kg. 

TcR = 0.6 F.R. ~X 1
2 Y ; ~f*c1 

TcR = 0.6 x o.a (202xso +15 2 x 40) ~160' = i76,075 Kg-cm. 

T'cR = 0.25 TcR = 0.25 (176,075) = 44,018 Kg - cm. 

2.2 Revisi6n si la sección es adecuada: 

Tua rnáx = 7 T'cR (1 - Vuac/2.5 F.R. bd Vc1 ) 
Tµa rnáx = 7 x 44,oia, (1- 3940/2:5x0.8x20x47 ~160') 

Tµa méix = 257,074 Kg - cm>Tµac = 126,000 Kg - cm • 

• ·.Correcto. 

2.3 Obtenci6n del acero transversal: 

J.. 3.1 · 110.i: ttn•aJ.en, ToN · ... o t>or olns:l U.oaua del m·u¡>o r 
(torsi6n de oquilibrio). 

tA:v JT = Tuac , 1 donde X = 4 7. prn, Y = l 7 

F.R. fy()X Y y fl=0.67+0.33 (Y/X)<; 1.5 

o .. 0.67 X 0.33 ( 47) ... l.50~1.5 . º"" 1.5 . . 
17 

cm. 

126,000 = 126,000 = 0.0313 
o.a x 4200 x i.s x 17 x .. 47 4'.026,960 

2.3.2 Por cortante: 

~o - VcR = 3940 - 3100 = .0.0053 
F.R. fyd · O. 8x4200x47 

Por especificaci6n refuerzo'm!nimo por cortante: 

fl..sv] . = 3.5 b = 3.5 x · 20 "" 0.0208 lli!...E.Q!!. 
L s v m!n F.R.fy o.a x 4200 CORTANTE 



2.3.3 El refuerzo por cortante más tórsi6n ser4: 

= 0.0313 + 0.0208 

m1n 2 
0.0417 

2.3.4 Refuerzo m!nimo especificado por cortante más torsión: 

~svl = 3 T.' cR 

L;- j(V+T) m!n F.Rílx Y Fy 
= 3 X 4401.i_·a-..-____ =Q, 0328 

0.8x1.5x17x47x4200 

RIGE 2.3.3 r~svl = 0.0417 

1 S V+T 

Usando estribos del t 2.5 S = 0.49 = 11.75 cm. 

. . . Colocar O # 2,5 ~/e 10 cm • 

0.0417 

2. 4 Refuerzo longitudinal requerido por torsi6n (.J\SL) 

AsL = 2 f!U>v] (X + Y) fy est. >2 Íl'>svl (X+Y) 
Ls T fy vars. long. Ls j(V+T) m!n 

fy est. 
fy var. lm;t. 

AsL = 2x0.0313 (17+47) X1 = 4 cm2~2x0.0328 (17+47) Xl = 
4.20 cm2 • 

. . . 2 AsL = 4.20 cm • 

3.- Diseño por cortante y torsi6n a una distancia de 1.10 mts. 
a partir del paño del apoyo. 

3 .1 ncterminaci6n do Vual y Tu al. 

Vual = 4.85 - 1.94 x 1.10 = 2.7~ ton= 2720 Kg. 
T)1al = 1.55 - o.62 x 1.10 = 0.87 ton-rn :::s 87,000 Kg-cm. 

VCR = 3100 Kg ; TcR = 176,075 Kg-cm; T'cR =0

44,018 Kg-cm. 

3.2 Obtención del acero transversal: 

3.2.1. Por torsi6n, TcR = O 



== '.!'.ua 1 = B7 ,000 :::i o. 0216 

F.R. fy()l< Y 4'026,960 

3.2.2 En cortante rige por especificaci6n. 

fisl "" O. 0208 
!_:; _V m1n 

3.2.3 Refuerzo por cortante más torsi6n: 

l~svJ "" 0.0216 + 0 .. !..0.~08 = 0.032~ rA_! J 
L s Jv+T 2 L s (V+T) 

... 0.0328 

m!n 

Usando estribos del # 2.5 s = 0.49 = 14.95 cm~lS cm. 

0.0328 

3.2.3 Revisi6n de la separaci6n máxima admisible: 

S ma~ (l( X '"' 17 cm. 
Y/2 ::: 47 /2 = 23 ,cm. 
30 cm. 

Colocar estribos O# 2.5 a/e 15 cm. 

3.3 El refuerzo longitudinal requerido es el calculado en 
el inciso 2.4, ya que rige la especificaci6n m!nima. 

AsL = 4.20 cm. 

CONCWSION: 

¡.; l niFut~rzo qul• requiero la viga para soportar loa olcmentu:.-; me­
cfinicos a que se somete son: 

1.- Refuerzo transversal: se requieren de 12 estribos del i --
2.5 a/e 10 cm • .iniciando el primer estribo en el paño del -
npoyo, que nos cubran un•1 longitud de 110 cm (11 cspncio~ -
X 10 cm ~ 110 cm). ~l resto do los estribos ser& del # 2.5 
con una separaci6n de 15 cm. y complen con la separaci6n má 
xima admisible por torsión. -

2.- Por refuerzo longitudinal se requiere de un área de 4.20 -­
cm2 ( 6 vars. # 3) a lo largo de toda la viga y adicionales 
al área necesaria para resistirlos efectos de f lexi6n. La 
distribución que se propone para las varillasesla siguiente. 

2 Vara # 3 En lecho superior. 
2 Vars # 3 En lecho inferior. 
2 Vars # 3 Intermedias. 
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COMENTARIOS GENERALES 

En este cap!tulo haré menci6n, en forma general, a los plan­
toarnientos obtenidos mediante la incorporación de la inveati 
gac.l6n a la práctica, en el desarrollo m~s completo del pro= 
yecto partiendo de la resistencia de ruptura, tomando en 
cuenta la compatibilidad de la deforrnaci6n y la importancia 
que tienen en el proyecto los métodos de los factores de car. 
ga, el del proyecto al limite y el de la línea de fluencia, 
que han hecho posible la obtenci6n de los criterios y las -­
normas que señala el reglamento de construcciones del o.o.F. 
1977 para el diseño por la teor!a de resistencia última para 
estructuras de concreto, que indican los requisitos m!nimos . 
necesarios para proteger al .público de riesgos, eliminando -
los errores m~s com\ines, especialmente los que ponen en peli 
gro la seguri'dad, y definiendo los procedimientos para lo--= 
grar un diseño razonable de las estructuras. 

La teoría de diseño por resistencia tíltima, representa los -
mas recientes conocimientos sobre el diseño de estructuras -
de concreto reforzado. Con su uso se obti@ne un factor de -
seguridad m:!s uniforme, una econom!a mucho ma:yor en los mate 
riales y un procedimiento de ~iaeño menos emp!riéo, que "oon= 
si.ste en definir l.aa acciones lnterioras ool':'respondicnte~ a 
L\rt oond:l.cioneo de·· derv:ie:1.o, ml3diantá un adlisis· elátJt1co -
y multiplicarlua por ltn factor· .de 01ú:qa, para as! obtener -­
las resistencias de dimension.amiento, El factor, de car.ga -
puede introducirse tambi~n, incrementando las acciones exte­
riores para realizar despues un. análisis elástico .. de la. es-­
tructura. 

El reglamento indica que en el diaeño'~e las estructura~ de 
concreto se deben revisar los estados. 11mite .de falla y,, en 
la determinación de resistencia de sscciones·da cualquier -
forma sujetas a flexi6n,carga.axiál ~una com~inaci6n de a~ 
bas,, se efectuará a partir de las condicioneis de equilibrio 
y de las ~iguientes hip6tesis: ! 

a).- La distribt\ci6n de deforinacione6i unil.tadas longitudi­
nales en la secci6n tran~versal de un eiemento es pla . •.: . . -na. 

b) .- Existe adherencia entre e;I. con~ii'eto y el acero de;·:·lal 
. manera que; la defo:rmaci6n unitai:ia, de.1 acero es J.9ual 

a la del conóreto adyace~te. 



e).- 1n concreto no resiste esfuerzos dE.1 tensi6n. 

tl).- La deformación unitaria del concreto en comprcsi6n cuan 
do se alcanza la resistencia de la sección es 0.003. 

e).- r,a distribuci6n de esfuerzos de compresión en e). concre 
to, cuando se alcanza la resistencia es uniforme en una 
zona cuya profundidad es o.a veces la del eje neutro, -
definiendo este de acuerdo con las hip6tesis anteriores. 
El esfuerzo uniforme se tomar~ igual O. 85 f*c si f*c :( -
2!>0 I<g/cm2 e igual a (1.05 - f*c/1250) si f*c)250 Kg7 
cm2 el diagrama esfuerzo - deformación unitaria del ace 
ro de refuerzo se idealiza por medio de una recta que = 
pase por el origen, con pendiente igual a E~, y una rec 
ta horizontal que pase por la ordenada correspondiente­
al esfuerzo de fluencia del acero, fy. Como ejemplifi­
ca en la figura 1. 

La resistencia determinada con estas hipótesis, multi-­
plicada por el factor de reducci6n de resistencia F.R. 
correspondiente, da la resistencia de diseño. 

SECCION DE FORMACIONES ESFUERZOS 

FIGURA 1 
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FACTORES QUE DETERMINAN LA SEGURIDAD. 

El diseño por resistencia ~ltima utiliza 'factores de seguri­
dad por varias razones de gran importancia, algunas li'lon cue:! 
tiones que? quedan fuera del control del inge1\iero corno la P2. 
sibilidad de cargas futuras imprevistas. Otras quedan par-­
cialmente bajo el control del , ingeniero, por .ejemplo, la ca­
lidad de los materiales usados en la conatrucci6n, que el in 
geniero puede, cuando menos, controlar con.las eepecificacio 
nes e inspecci6n. Otras se refieren a la importancia del -= 
elemento para mantener la integridad de la astrtictura1 una -
falla local de una losa no es tan seria oomo el colapso de 
una columna. Memás otros factores varían c'on el grado de -. 
seguridad que se :tustifique, como de p~rdidas d,e vidas por -
el colapso de un edificio escolar,· en· comp·áraci6n con el de 
un cobertizo sencillo para guardar mater+al~ Por lo que ex!, 
gen factore.s de carga y de reducci6n de resistencia en1 el d! 
seña de estrt:4cturas, para lo cual definiremos 'lo~ diferentes 
tipos de acciones ·que pueden.actuar en una 'estructura. 

• .. 

~n el diseño de una estructura deberá considerarse el efecto 
combinado de toda& las acciones, que 1;.engan un·a probabilidad 
no 'despreciable de ocurrir simulUneamente·,. clasificándolas. 
en la siguiente form~1 · · 

1.- .Acciones permanentes. Son las <;IUe obran .en forma con­
tinúa sobre la estructµr~y cuya inte~sidad·notVar!~ -
con el tiempo. Por ejemplo: · 

La carg~ muer.ta, deb~do al paso propio' do loe elementos 
estructurales'y al peso ·de los alem~ntbs no·estrudtúra- · 
les incluyendo las inst~la6iones. · 

Empuje estátipo de tierras y l!quidos, de car.ácter per­
manente. 

~. : 

Las d~formacionea y los desplazatn.ien tos impüestos '.a la , 
estructura ta.J.es como los debidos a p+esfuerzo 6 movi-­
mientos diferenciales pe;rmanente,s de. los apoyos. · 

l 

2.- Acciones variables. son aquellas que obran· sobre .la es 
tructura con una intensidad variable en el tiempo y, 
comprenderan los siguien~e·s tipos : 

~a carga viva, que representan las fiuerzas g~avitaciona 
les que obran en la construcci6n.y no tienen carácter= 
permanente. 

Los efectos causados en las estructuras por los cambios 
de temperatura y por contracciones. 
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Las deformaciones impuestas y los hundimientos diferen­
ciales que tengan una inteneiclncl vari ablo con t-ll tiempo. 

Los 0foctos do 111<1quinaria y equipo, incluyendo, cuando­
sean significativas, las acciones dinámicas que el fun­
cionamiento de máquinas induzca en las estructuras deb:!:_ 
do a vibraciones, impacto y frenaje, 

De acui~rdo con la combinaci6n de acciones para la cual­
se esté diseñando, cada acci6n variable se tomará con -
tres posibles intensidades: 

r.ntenaidad media, cuyo valor nominal se sumará al de -­
las acciones permanentes, para estimar efectos a largo­
plazo. 

Intensidad instantánea, cuyo valor nominal se empleará­
para combinaciones que incluyen acciones permanentes y 
accidentales. 

Intensidad máxima, cuyo valor nominal se empleará en co!!!_ 
binaciones que incluyen exclusivamente acciones permane!!_ 
tes. 

3.- Acciones accidentales. Se consideran acciones accidenta 
les las siguientes: Sismo, viento, otras accionas acc! 
dentales como explosiones, incendios y otras acciones -­
qut- puedun ocur.rlr e11 casos extraordinarios pat"a los mm 
les no será necesario incluirla en el diseño formal, si~ 
no rtnicamente tomar precauciones en la estructuraci~n y 
en los detalles constructivos, para evitar comportamien­
tos catastr6ficos de la construcción. 

FAC'f'OR D'F~ CARGi\, '!'rata de determinar. la posibilidad d(;) 
que se excedan las cargas de servicio proacrit~s, den--­
tro de las más importantes tenemos las siguientes, con ... 
las salvedades que indica el t!tulo IV de requisitos de 
seguridad y servicio para las estructuras. 

1.- Para combinaciones de acciones permanentes con acciones 
variables, e1 factor de carga F.c. = 1.4, excepto que se 
trate de estructurar donde pueda haber normalmente aglo­
meraciones de gente como escuelas, estadios, etc. donde­
F.C. = 1.5 

2.- Para combinaciones de acciones que incluyan una acci6n -
accidental, además de las acciones permanentes y varia-­
bles, se tomarli F.C. •• 1.1 
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FACTOR DE REDUCCION DE RESISTENCIA. Se consideran para 
tomar en cuanta las variacion"'q en los materiales, di­
mensiones de la construcci6n, aproximaciones · de los -­
cálculos, y se determinan por el tipo de esfuerzo 6 üle 
mento considerado, es decir, si es esfuerzo de flexi6n; 
cortante 6 torsi6n 6 si se trata del comportamiento del 
elemento a la compresión. Por lo que se especifican -­
los siguientes factores: 

F.R. = 0.9 para flexión. 

I•'. H. '" 11 .11 \'lar/\ uo r 1 nn to y l.or r~ 'Lón • 

F.R.·= o.as Para flexocompresi6n cuando el núcleo esté 
confinado con un zuncho 6 estribos, y tam­
bién cuanao el elemnto falle en tensi6n. 

MATfüUALF.S. F.n cu.:tnto a .los materiC&les, el corwrci:o -
es un material pétreo artificial obtenido de l.::i lllezcla 
de cemento portland, agregados sanos y agua carente de 
impurezas nocivas. El cemento y el agua forman una -­
pasta que rodea a los agregados, constituyendo un ma-­
terial heterogéneo. Algunas veces se añaden ciertas -
substancias llamadas aditivos que mejoran ó modifican 
algunas propiedades del c0ncreto. 

El concreto simple, sin refuerzo, es resistente a la -­
compresi6n, pero es débil a la tensi6n, lo que limita -
su aplicabilidad como material estructural. Para resis 
tir tensiones, se emplea refuerzo de acero, generalmen~ 
te en forma de barras colocadas en las zonas donde se -
prev~ que se desarrollarán tensiones, bajo las solicita 
ciones de servicio. El acero restringe el desarrollo = 
de las grietas originadas por la poca resistencia a la­
tensi6n del concreto. El acero de refuerzo también se­
cmplea en zonaH de compresi6n para dar ductii:lilirlad al­
clumonto en cuosti6n, y parn propo~eionar confin~nien-­
to lateral al concreto. 

La resistencia especificada del concreto en compresi6n 
se denomina f'c: en Kg/cm2, la resistencia nominal del -
concr1:lto ;1 compresión en la estructura se denomina 
f'*c "' 0.8 Í 1 C 1!11 l«J/Cm2, y <Ü ntÓdlllO de fll.llt~t.iCid,td dPl 
concreto con poso mayor 6 igual a 2 ~m3 se denomina­
rá Ec y se supondrá igual a 10,000 ~f'c, en Kg/cm2. 

El refuerzo ordinario para el concreto se hará con ba-­
rras corrugadas de acero, y/o malla soldada de alambre, 
permitiendo también el uso de la barra lisa de 6.4 mm. 
de di~metro (No. 2) para estribos, conectores de elemen 
tos compuestos y como refuerzo para fuerza cortante • .:: 
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por fricci6n. Para calcular su resistencia se usar4n -
los esfuer;rns de fluencia mínimos (fy), y el m6uulo de 
elasticidad del acero de refuerzo ordinario, gs, se su­
podr~ igual a 2 x 106 Kg/cm2. 

Una vez definidos los criterios generales del reglamen­
to de construcciones del D.D.F. - 1977, me resta men-­
cionar que el estudio del concreto reforzado ha dejado 
de ser una simple prolongaci6n de la teoría elántica de 
la resistencia de materiales, pues el concreto es un rn~ 
terial no elástico, y en trabajo normal est~ sujeto a -
lns descontinuidades de las grietas finas. Por lo que 
<~U 1m11 fo1·t1.111.'\ que• !liondo t:rn c<nnplr.i:jo, tH~ pU<hlil Jilll!l-­
ñar convenientemente. por los procedimicmtoa relativa-.. 
mente sencillos, basados en la resistencia de ruptura -
que marca el reglamento. 



N 50 
E 
(J 

...... 
O• 

.!><: 

~ ;;15 

MOMENTOS f!ESISTHJTES DE SF.Cr;!ONE"S ílF.CTAN<>UL/\RES 

0.005 0.01Q 0.015 0.019 
Cuan tío de acero de tensión, p = As I bd 

f'JU. l 



MOMENTOS RESISTF.NTE~) DE SECCIONES RECTANGULM?LS 

?·-----· 0.001 0.005 0.010 (}015 0.020 
Cuantío de acero de tensión, p = As / bd 

FlG. 2 
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\fl :: cociente de !(I /U de los columnas, entre Í:(l / L) de lo!: rniembro~ de flexión 

que llegan a un extremo de una columna , en el plano considerado 
H' = kH 

A y 8 son los extramos de la columna 

IJíJMO(lHl\MJ\!) PJ\ílA DETRHM 1 NAn l.ONG'I 'l'tmgs l•;l"r~CTJ V Mi 1 11
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lll•: M r EMIH11J:; A i'l.l·:xol:(IMl'ltl•::: l !Jí~. 
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Geometría 

Avr restante 
(Anillos cerrados 
horizontales} 

Este refuerzo no 
debe ser menor -
que 0.5 As 

Barros 8 soldados o uno Borras 

.:•',•' 

_}o.Be 

---·-· i/i· --·· 

8 soldados o un angulo 
borro transvt?rsol 

NOTAS: As se calculo poro resistir lo tensión debido o lo flexic:n 

causado por P, y la tensión direi:to T 

Lo soldadura del extremo de las borras B puede ;.us!1tuirsc 
por otro detalle que suministre el onclojij adecuado de dicho~ 
borras. 

Cuando no se usa un angulo, la distancia de la e'.jquino de lo 
ménsula al borde de lo placo de apoyo o al pofl() lo tr.rol (Jo 
la viga , si esto vo rlo punto , no serú rnc~nor di! 3 c11: 

'11P.(JUIS11'0S OE GEoMgTHIA y RE~'Ulrnzo DE MENUULAS • 

CON RELACION C/H ~ 0.5 
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