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INTRODUCC/ON 

Las cargas transversales que actúan sobre una viga dan 

origen a momentos flexionantes y ~mas cortantes 

acciones internas que,a su ves , producen esfuerzos de 

tensión . 

11 concreto simple se agrieta a partir de esfuerzos de 

tensión , relativamente bajos por su escasa resistencia 

e este tipo de esfuerzos . 

Por tanto la capacidad para resistir cargas transversales 

de una viga hecha con este material es insignificante . 

Puede suplirse la falta de resistencia a tensión colocando 

barras de refuerzo de acero en las regiones de la viga donde 

las acciones externas produzcan tensión . 

El refuerzo no impide el agrietamiento , pero si lo restrin 

ge . 

Esta combinación de concreto simple y barras de acero cons-

tituye el material compuesto comúnmente denominado concreto 

reforzado . 

El dimenaionaniento de vigas de concreto reforzado consiste 

esencialmente en la determinación de las dimensiones de la 

sección de concreto y de la cuantía y distributión del acero 

de refuerzo requeridas para contar con suficiente resistencia 

y un comportamiento adecuado bajo condiciones de servicio. 

Esto implica el desarrollo de procedimiento° para predecir 

la resistencia de secciónes sujetas a flexión o a fuerza 

cortante o a combinaciones de ambas acciones , donde se 

calcula las deflexiones y estimar la magnitud del agrietami-

ento . 



en las secciones siguientes : 

%orza Cortante . Deflexiones Agrietamiento Torsión 

y Losas . Se presentan procedimientos elementales para el 

dimensionamdento de vigas de concreto . 

En general , se han seguido las recomendaciones del : 

Reglamento de las Construcciones del Departamento del 

Distrito Federal . 
Se presenta el ejemplo de una losa , donde se calcula por 

el método del Reglamento del Distrito Federal . 

Para dimensionar losas por este método , se obtienen los 

momentos flezionantes utilizando los coeficiente) que se pre 

rentan en la tabla de Coeficientes de Momentos. 

Se tiene un ejemplo de Mdmensionamiento por Fuerza Cortante 

y Torsión de una Viga de orilla donde se toma solo la 

torsión causada por la viga secundaria y se despreciará 

la producida por la losa ). 



CAPITULO 

FUERZA 	CORTANTE 

En elementos que se encuentran sometidos a flexión , las 

fibras que quedan por encima del plano neutro estén en —

compresión , mientras que en las fibras por debajo de dicho 

plano se presentan esfuerzos de tensión : además de estos 

esfuerzos evidentes, existen también esfuerzos inclinados 

de tenaidn . Si una viga de concreto se refuerza solamente 

con acero longitudinal , dichos esfuerzos inclinados o dia-

gonales tienden a producir grietas , estas grietas son verti 

cales en el centro del claro y se van inclinando cada vez 

más conforme se acercan a los apoyos , en donde tienen una 

pendiente cercana a loe 45
o 
. 

Los esfuerzos que ocasionan estas grietas se conocen con 

el nombre de tensión diagonal y para evitar la falla por este 

concepto se agregan varillas adicionales(de refuerzo). 

Desde el punto de vista de resistencia , cuando la falla se 

produce súbitamente al aparecer la primera grieta inclinada 

importante se dice que el elemento falla en tensión diagonal 

Cuando la falla ocurre despdes de la aparición de una grieta 

inclinada importante y la resistencia es mayor que la carga 

que formé esta grieta , se dice que el elemento tuvo una 

falla en compresión por cortante 



FUERZA 	CORTAETE 

Sdpongase una viga con refuerzo longitudinal suficiente para 

resistir la flexión , pero sin refuerzo transversal sujeto 

a cargas relativamente bajas y cuyo comportamiento es aproxi-

madamente elástico y los esfuerzos cortantes que se presentan 

pueden predecirse por las fórmulas convencionales de resisten 

cía de materiales. 

Los esfuerzos cortantes que obran sobre una partícula a la 

altura del eje neutro:(donde los esfuerzos normales son nulos) 

son máximos . 

Donde la resistencia del concreto a este tipo de esfuerzos es 

baja. 

Sin embargo, la combinación de los esfuerzos cortantes horizonte 

les y verticales producen tensiones en planos a 45°  respecto 

al eje neutro , que son los que provocan agrietamientos bajo 

cargas relativamente bajas. 

Una cosa semejante sucede cuando también intervienen esfuerzos 

normales debidos a flexión. 

Como Media convencional de la magnitud de las tensiones diago-

nal.. suelen tomarse lo que se llama esfuerzo cortante nominal 

Este esfuerzo se calcula por medio de la expresión: 

vu = Vu bd 

En donde 	b = Ancho de la sección 

d = Peralte efectivo 

Vu = Fuerza cortante última que actúa sobre la 

sección considerada 



Este valor se compara con el valor que puede tomar la sección 

de concreto sin retuerzo transversal. 

Eje Neutro 
411~ 

 

PA Esfuerzos 

Agrietamiento 	Cortantes 

por tensión diagonal 

Tensión diagonal en una viga de concreto sin refuerzo trans-

versal. 

Un criterio simplista consiste en despreciar todas las varia-

bles que intervienen en el problema , menos la resistencia del 

concreto. 

Por ejemplo el reglamento del Departamento del Distrito Federal 

supone que , la contribución total del concreto a la resistencia 

a fuerza cortante está dada por : Vcrm 0.5 P.R 	bd 

Donde 	P.R m 0.8 

Si 	Vu > Vcr el miembro debe reforzarse con refuerzo 

transversal. 

Aún •n el caso de que se utilice refuerzo, Vu no debe exceder 

un valor aproximado de 2.5 F.R df• bd v c 

El refuerzo transversal más corran es el estribo , sea 

vertical o inclinado 

Estribos Inclinadosrl 



~bita se puede aproveohar el refuerzo longitudinal prolongán 

dolo mis ellá de donde deja de ser necesario por flexión y do-

blándolo de manera Que atreviese la zona de tensiones distintas 

Tanto los estribos inclinados como las barras inclinadas pueden 

tener inclinaciones entre 30 ° y 60 ° respecto al eje neutro. 

Sta embargo, la inclinación más frecuente es 45°  

La contribnoián del refuerzo transversal a la resistencia a oor 

tante V'u  esta dada por 

d (men ti 	 3 
& 	cos & ) P.R. 

  

Esta expresión Av es la sección total del refuerzo transversal. 

Si se trata de un estribo de dos ramas, por ejemplo, coso el del 

detalle de la figura , será la suma del área de las dos ramas . 

d es el peralte efectivo de la sección; & es is inclinación del 

refuerzo transversal respecto al eje neutro y S es la separación 

del refuerso. 

Si el refuerso es vertical, la expresión se convierte 

Vu Av fi d 	P.R.  

Si está a 45 ° , la fórmula correspondiente eard 

Vd • 1.414 lv ti d P.R. 
S 

De lo anterior so desprende que la ruaistencla total 1. cortante 

do una sección de concreto eatl dada por 

Vu Vcr V' u 



Las normas y reglamentos suelen imponer ciertas restricciones al 

refuerzo transversal, las principales de las cuales pueden resumir 

se ene 

A).— Las separaciones del refuerzo transversal no deben exceder 

los siguientes valores $ 

Estribos verticales s 41/2 

Separaciones mIxim 	astribos a 45 ° • d am 

Barras dobladas a 45 °. 3 d/4 

E).— El arca del refuerzo transversal no debe eer inferior a la 

dada por la expreoi6n siguiente 

ivein  . 3.5 bs/fy (11.R) 

En el caso de vigas T , se usara, el ancho de la nervadura be 

Estos limites deben cumplirse por lo senos donde el analisis indi 

ca que la resistencia del concreto es inferior a la fuerza cortan 

te externa. 

Estribos 

Verticales 

Estribos 

inclinados 

Estribo 2 
suman 

 

Refuerzo 

longitudinal 

doblado 

Estribo 4 
rilZOILS 
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MHZ/. CORTANTE SEOIIZ EL D.D.P. 

tuerza cortante que toma el oonoreto , Vor  

las expresiones para Ver qua se presenten enseguida para distintos 

elementos son spllombles mando la diamisidn transversal k , del 

elonaoto , paralela a la fuerza cortante , no es mayor que un metro 

además , la relaoidn kit' no momia de 6 . 
Por oada una de las condiciones anteriores que no se ~apio se re 

&wird Ver dado por diobas expresiones en 20 % 

Para valuar b/b ea vigas ? o 1 se usará el anoto del alma 10. 

V%012 211 PRISIVERZO 
ra vigas coa relsolda claro a peralte total , LiR , no menor que 5 

la robra& cortante que toma el concreto Vos , se calculará opas 

si 	nt 0.01 	Vor. P.E. db(0.2 + 30 p) 

si 	p,  0.01 	Tora P.R .(0.5)1.1 1rIr 

31 L A es asaos que 4 7 las cargas y reacciones «oprima directa 

acate laa meras superior • inferior de la viga , Ter se obtendrá 

	

uultiplioaado por a 	
( 3.5 - 2.5 1 _)>1.0 

pero sin quo se tome Ver mayor que 1.5 P.R. b& 

Ea el factor anterior N y Y son el momento flexionante y la fueren 

oortante que acida en la seocidn. 

Si las cuereas y remociones no comprimen directamente las caras su 

perlar • inferior de la viga , no se modificará el valor dado por 

la ecuaoidn 	
Ver .; 0.5 P.R. bd 4111- 



rara las relacionas Lth comprendidas catre 4 y 5 # Ter se bar[ 

variar linealmente basta los valores dados por las ecusolunes 

Ter • P.11. bd ( 0.2 * 30 p) 

Ter * 111.R bd 0.5 4•Q 

Cuando una carga concentrada acta& a no ala de 0,5 d del pedo de 

un apoyo el tramo ole la viga emprendido entre la carga y el POS* 
del paño de apoyo , ademas de aumplir con los requisitos anteriores 

se revisar& oon el criterio de portante por friocidn de a4comilas 

aorta* coso ejemplo. 

Para secciones T , I o L en todas las expresiones anteriores 

114 ~4 el snob* b' en lugar de b 

Si el patio eett a compresión , al producto b'd pueden sumarse 

las cantidades t2 en vigas T e , y t2/2  en vigas L siendo 

t *1 espesor del patín . 



5.0 !a 30 cm 

1 5 cm 

475-(5--J11-  

vs # 8 
o Ve # 3 

—t-- 

5.81 ton 

OBJETIVO ; 

Disenar por Fuerza Cortante una viga de sección 

rectangular simplemente armada . 

V - 1 	Disonar la viga mostrada a continuación de acuerdo 

con el reglamento del Departamento del Distrito Federal 

Wcat = 0.908 VI 

Wev = 0.5 t/m 

f` = 250 kg/cm2 

fy = 4200 kg/cm2  
Wt 

wP.P = (0.3 x 0.35 x 2.4 )=-0.252 t/m 

wt = (0.252 + 0.5 + 0.908)- 1.66 x 1.4 = 2.324 t/m 

Diagrama de Fuerza Cortante 
Ra = Rb 	W L 

2 

Ra=Rb= (2.324 x 5.0) = 5.31 
2 

5.81 ton 



d+ 15 = 49;0 cm  

30-c1R—, 

1.0 a 

Yua = Ra - Wua 

B 

	1 

	
E 

Sección 	A 	1 = o .45 a 
lata = 5.81 - (2.324 x 0,45) a 4.76 ton 
Sección 	B 	X = 1.0 m 

(2.324 x 1.0 ) = 3.48 ton 
= 1.5 m 

(2.324 x 1.5 ) 
	2.32 ton 
= 2.0 m 

(2.324 x 2.0 ) = 1.162 ton 
a 	1 . 2.5 m 

(2.324 x 2.5 ) 
	O ton 

Wat' = 5.81 - 
Seeeidn 
Vue = 5.81 - 
Seocidn 
Vud = 5.81 - 
Seccidn 
Vue = 5.81 - 



A B C D 
1 Vi . 	3.15 2.46 1.65 0.83 
2 Vusw 1.4 Va 4.46  3.48 2.32 1.162 
3 As 10.14 10.14 10.14 10.14 
4 bd 900 900 900 900 
5 p . As Ad 0.011 0.011 0.011 0.011 
6 p 
7 30 P 
8 (0.2 + 30p) 
9 bd(0.2 

10 
11 

30p) Irr 

p 7> 0.01 sí 
5.09 

sí 
5.09 

sf 
5.09 

sf 
5.09 'C. 0.8 bd figr (0.5).  

12 Vc 	(9) d (11) 	. 5.09 5.09 5.09 5.09 
13 h.c., 1 	. si sí sf sí 
14 h/b4C6 	. sí sí sf sí 
15 Vc (definitivo) 	. 

Vc sí cumple 	. 
(13) 7 (14) 	. 5.09 	5.09 	5.09 	5.09 

Vc(0.6) si no cumple g.  

16 
17 

(13) 6  (14) 
Vc(0.6) si no cumplo 
(13) y (14) 
V'. Vos - Vc 
3 	0.8 Av fy d 

•••=.11. «•11.1~.. 

V. 
18 Smax= 0.8 Av fy d • 

3.5 b 
19 1.5(0,8) bcirtcP 15.27 15.27 15.27 15.27 
20 2.5(0.8) b1iF5 . 25.45 25.45 25.45 25.45 

21 Vc 	Vua 11  (19) 
Smax 	d/2 

22 	(19) 01 Vua 	(20) 
Smax d/4 



Cuando la fuerza cortante de diseno Vu , es menor que 
Ver Mote ratuerso estará forzado por estribos vertimales  
de diámetro  no menor de 6.3 sm ( d 2 ) , espaciados a cada 
medio peralte efectivo y se colocará a partir de toda unida de 
viga con columnas . 

23 	Si 	Toa > (20) (se aumenta la ~ciega) 

412v 15.0 cm 
24 	. (definitiva) 

S =15. ca 

25 

	

	V' = 9.6 Av ty 411 	 9.54 ton 
S det 

26 	'fiar mg Ye V' 	14.63 ton 

Se colocan !motril». 1 2 D 15 ca 

15 ca 
7 cik-+—it- 

I/ 3 Vs 3 	1„  

vs 4 8 



Wt = 2.03 t/m 

7m 

OBJETIVO : 

Disentir por Fuerza Cortante la viga que se 

muestra a continuacidn. 

Y — 2 	Dimanar por fuerza cortante la viga empotrada 

con una carga puntual , con las recomendaciones del regla 

mento del Departamento del Distrito Federal. 

Datos 

f' = 250 t/m 

fy = 4200 t/m 

r = 5 cm , b = 30 cm 

d= 35 cm 

h = 40 cm 
411 	Ve # 6 	rase ` 
o Vs # 5 

•-r 

2 V?, y 6 	b=30 cm b=30 cm 

2 Vs # 6 3 1s 	5  

2.5 m 
Diagrama de Puerca Cortante 

Ra = 	L) = 	(2.08)(7) = 9.1 ton 
3 	3 

Rb = 	(a L) = 	(2.08)(7) = F.s6 ton 
8 

9.1 t 

5.46 ton 

'it (carga de servicio 

incluye peso 

propio ) 



SECCIONES 
Vua. 

8 

Vua 1 (2.08)(7) - (2.08) X 
8 

Vua = 9.1 - 2.08 X 
Secoidn 	 A 
Vua = 9.1 - 2.08(0.35) = 8.372 ton 

X= 0.35 m 

Somoidn 	 E 	X = 2.0 m 
4 

Vua = 9.1 - 2.08(2.0) = 4.94 ton 
Seceidn 	 C 	1 = 4.0 m 
Vua = 9.1 - 2.08(4.0) = 0.78 ton 
Seccidn 	 D 	R = 4.375 
Vua = 9.1 - 2.03(4.375) = O 



1 
2 
3 

IN 
Vua = 1.4 Va 
As 

. 
A 

5.53 
8.37 
11.40 

B 
3.52 
4.94 
11.40 

C 
0.55 
0.78 

5.94 
4 bd • 1050.0 1050.0 1050.0 
5 p= As/bd . 0.0108 0.0108 0.0056 
6 pc0.01 . no nó si 
7 30 P . 0.168 
8 (0.2 • 30p) . 0.368 
9 Ve= 0.8bd(0.2 4. . 

30p) in 	. 	4.37 toa 
10 	p > 0.01 	. 	s£ 	si 
11 	Vc=0.8 bdffr% (0.5) 	• 	5.93 ton 	5.93 ton c 
12 	Ve 	(9) 0 (11) 	. 	5.93 	5.93 	4.37 ton 
13 	h .c. 1 	. 	sf 	sr 	s£ 
14 	h/b .e 6 	. 	sí 	si 	sí 
15 Vc (definitivo) . 

Ve si cumple 
(13) y (14) 	. 	5.93 	5.93 	4.37 ton 
Vc(0.8) si no cumple • 
(13) 6 (14) 	. 

Vc(0.6) si no cumple • 
(13) y (14) 	. 

	

16 	V'- Vua - Vc 	• 	2.37 	-- 	-- 

	

17 	S = 0.8 Av fv d 	. 
70.46 V' 

	

18 	Smax = 0.8 Av fv d 	1590.4 3.5 ti 

	

19 	1.5(0.8) bd 	fe' 	. 	17.32 

	

20 	2.5(0.8) bd11(77f 	. 	29.69 

	

21 	Vc 1 Vua 	(19) 	• 
Smax . d /2 
	17.5 

	

22 	(19) 1 Van 4 (20) 	• 
Smax = d/4 



23 	s£ 	Vua > (20) (se aumenta la sección) 

(17) 
24 	s de (18) 	 d/2 ig 35/2 = 17.5 .1  17 cm 

(21) 6 (22) 

25 
Ve = 0.8 Av fe d  

5dsf 

26 	Vua = Vc Ve 

9.82 ton 

15.58 ton 

Av = 2 X ( 0.71 ) = 1.42 012 	Dos Ramas 

Est f 3 Q1 	17 

En dos ramas 

1,  vs # 6 

Vs # 5 

b = 30 cm 

d= 35 cm 

r = 5 cm 

4, 	s 

ict  o 	t 

b 

d 



OBJETIVO : 

Determinar la resistencia a fuerza Cortante de 

una viga rectangular. 

V - 3 	Calcular la resistencia de la viga que se muestra 

a continuación de acuerdo con el reglamento del Departamento 

del Distrito Federal. 

Eje Simetría 
Datos 
f' le 200 kg/cm2 

fy = 2800 kg/cm2  
(primer estribo se 
encuentra a 5 cm del 

parlo de apoyo) 

Estribos del # 3 de 
dos ramas 

As = 11.4 cm2 

4 Vs # 6 

15 cm 

20 cist- 
aD lo 	@ 15 X30 

112 cm 128 cm 120 ¿m 
-441  

60 cm 

5 cm 

4.0 m 
3 Vs # 3 

65 cm 

4 Vs # 6 

fe = 0.8 f'c  e 

f' = 0.8(200)=160 kg/cm2 

Contribución del Concreto 

p = As/bd 	p = 11.4/60(25) = 0.0076 	r <0.01 

Vc = 11 .R bd (0.2 + 30p) 

Vc = 0.8(25)(60)(0.2 + 30 (0.0076)) \160 = 6496.58 kg 

Contribución de 1,,,s estribos 

V' = F. R Av fy 
	

ir --, 2 x 0.71 = 1.42 cm2  

V' = 0.8(1.12)(2500)(60)  190349  
S 



S (cm) 10 15 30 
V'(kg.) 19084.8 12723.2 6361.6 

Vur(kg') 25581.4 19219.8 12858.18 

Diagrama de Resistencia a Fuerza Cortante 

Estil 10 	Est t 15 	Est t 30 

I+ 	/ 	4 	
,   

	  f 
, 	r 

f 
I 

d
',Sección Critica 

d=60 cm 

T 	 
V' 

Vcr 

ESTRIBOS 

CONCRETO 

Resistencia final 

Vur = Ve r+ Y' 

19084.8 + 6496.58 = 25591.4 kg 
12723.2 + 6496.58 = 19219.8 l; 

6361.6 - 6496.58 = 12858.19 acá 



' 25 cm 

Diagrama de Fuerza Cortante 

Ra = Rb = W L= 4.95(19) =2..25 ton 
2 	2 

24.25 ton 

24.25 ton 

Vit 
9 

r, I  

Vs # 
• VS 5 

; 3 Vs # 10 

10 m 

Va # 6 

OBJETIVO 	: 

Mediar por cortante una viga de sección 

rectangular . 

V - 4 	Diseñar por fuerza cortante la vira que se muestra 

a continuación , de acuerdo con las recomendaciones del Regla-

mento del Distrito Federal. 

Datos : 

f' = 200 kg/cm
2 

fy = 4200 kg/cm2  

Wev + Wein WP.P = 3.57 t/m 

Wt
u = 3.47 (1.4) = 4.85 t/m 



SECCIONES 

30 

1 

1; 

11-71- 

vs 

Vua = Ra — Wua X 

Sección 
	A 	X= 1.62 m 

Vua = 24.25 — (4.85)(1.62) = 16.39 ton 
Sección 	B 	X= 2.0 m 

Vub = 24.25 — (4.85)(2.0) = 14.55 ton 

Sección 	C 	X = 3.0 m 

Vuc = 24.25 — (4.85)(3.0) = 9.7 ton 
Sección 	D 	X = 4.0 m 

Vud = 24.25 — (4.85)(4.0) = 4.85 ton 
Sección 	E 	X = 5.0 m 

Vue = 24.25 — (4.85)(5.0) le O 



• 

19 	1.5(0.8) bd f1 

20 	2.5(0.8) bd -1177  
c 

21 	Vc 	Vun 4 (19) 
Smax = d/2 

55.7S 	 -5.7° 

92.97 	9:.07 

73.5 	73.5 
	73.5 

A 	B 	C 	D 

11.41 	9.70 	6.46 	3.23 

16.39 	14.55 	9.70 	4.85 

23.76 	23.76 	23.76 	23.76 
3675.0 3675.0 3675.0 3675.0 
0.0064 0.0064 0.0064 0.0064 

si 	si 	si 	si 

0.19 	0.19 	0.19 	0.19 
0.38 	0.38 	0.38 	0.38 

14.13 ton 14.13 ton 14.13 ton 14.13 ton 

14.13 	14.13 	14.13 	14.13 
no 	no 	no 	no 

no 	nc 	no 	no 

	

1 
	

Va 

	

2 
	

Vu = Va x 1.4 . 

	

3 	As 

	

4 	bd 

	

5 	p = As/bd 

	

6 	p 4 0.01 

7 	30 P 
8 	(0.2 4. 30p) 

9 	Vea 0.8 bdirff 
(0.2 4. 30p) 

10 p 0.01 

11 	Vc P.R bd171-  

(0.5) 
12 	Vc 	(9) 6 (11) . 
13 	H s 1 

14 	H 1 6 
U 

15 	Ve definitivo . 
Ve sí cumple 

(13) y (14) 
(0.8)Vc si no cumple 

(13) 6 (14) 
(0.6)Vc si no cumple 

(13) y (14) 	8.47 	8.47 
	

3.47 	8.47 

16 	V'= 'tus - Vc 	• 	7.92 	0.97 	1.22 

17 	S = 0.8 Av fy d 	88.55 	115.54 	574.9 
V' 

18= 0.8 Av fy  max 3.5 b 
54.52  5 1 .°2 	54 .52 



22 

23 

(19) 4 Vua 	(20) 	• 

S aux = d/4 

Sí 	Vua > 	(20) se aumenta la sección 

(17) 
24 Sdef (18)  54.52 = 50 cm 

(20) 0 (22) 

25 V'= 	Av fy d 14.02 ton 
sdef 

26 Vua = Vc 4- V' 18.49 ton 

Estribos del ndmero 3 de dos ramas 01 50 

Est # 3 	50 



CA PI TULO 

T O R S I O N 



C a PI TULO 

TO1ISION 

Debido al oarLcter monolítico de las estruoturas de concreto 

es comen la existencia de acciones torsionsates que se presea 

ten casi siempre en combinación con solicitaciones de flexión 

~roa cortante y fuerza normal. 

En muobos casos , loa efeotos de la torsión son secundarios en 

comparación con los de loa otras solicitaciones, y por eso rue 

len despreciarse mi el diseño. 

Sin embargo , a Veces la torsión puede ser la acción preponderen 

te, o al menos tener un efecto lo suficiente importante para no 

poder ignorarla sin que la estructura sufra danos. 

El problema de torsión en estructuras de concreto tiene dos as-

pectos. 

El primero consiste en la determinación de loo momentos torsionan 

tes que antelan sobre los elementos de una estructura , y el segun 

do , en la dvterminación de la resistencia da los elementos. 

La determinación de momentos torsionantes es un problema de astil 

ele estructural que no ha recibido la misma atención que el ollcu 

lo de momentos flexionantes y fuerzas cortantes. 

Esto se debe , un parte , a la importancia relativamente menor que 

se ha concedido a los ...feotes de torsión y , en parte , que no se 

disponía, hasta hace poco tiempo, do medios para evaluar en forma 

razonablemente precisa la rigidez torsionante de elementos de con 

creto reforzado , dado que es un dato necesario para el anklisis 

de estructuras continuas. Se tienen loe oiguiimtea ejemplos de 

acuerdo con El Regimiento Del D.D.F. 



La determinación de la resistencia a torsión do elementos de , 

concreto ha sido objeto de numerosas investigaciones recientes 

Como resultado , es posible calcular con suficiente precisión 

para fines prácticos, la resistencia a torsión y a combinaciones 

de torsión, fuerza cortante y momento flezionantee así coso la 

	

rigidez en torsión, de los elementos . Al igual que en 	 diago- 

nal
tensien 

 el conocimiento actual sobre el problema es en gran par - 

te empírico. 

TORSION SIMPLE 

El caso de torsión simple es poco frecuente en la prdictica, por 

que la torsión se presenta casi siempre acompaEada de flexión 

y tuerza cortante. 

Sin embargo , para calcular la resistencia de un elemento sujeto 

a torsión combinada con flexión y cortante os con miente conocer 

previamente el comportamiento'y la resistencia del elemento sujeto 

a torsión simple. 

SISTEMAS 	ESTRUCTURAL2S 
	C 0 2 

EFECTOS IMPORTAITES DI TORSIOI 

7.4 importante conocer la forma en que se presentan momentos 

torsionantes en ciertos elementos Astructuralee. 

A-) Vigas que soportan marquesinas 

El momento de empotrmniento de la marquesina so transmite como 

momento torsionante a la viga, la cual lob ustax reotrinE:ida con 

tra el giro en sus ,:xtrutos por medio de columnas u otros 



tos rígidos 

B- Vigas con muros colocados excéntricamente 

La carga que transmite el muro a la viga no coincide con el 

eje longitudinal de ésta. 

Dicha carga que transmite el muro a la viga no coincide con 

el eje longitudinal de ésta. 

Dicha carga equivale a una que acola en el eje longitudinal 

mis un momento torsionante , como se indica en la figura. 

C - Vigas de borde de sistemas de piso 

En un sistema de piso con trabes secundarias perpendiculares 

a una trabe principal de borde . 

La trabe de borde restringe parcialmente a las trabes secundarias 

contra rotación por flexi3n , o sea que proporciona un semi - 

empotramiento a las trabes secundaria. y recibe , a su vez , 

por condiciones de equilibrio un momento toreionante , como 

en el caso de sistemas de piso de trabes y losas, sin trabes 

secundarias, y el de losas planas con trabe do borde.en las 

cuales las losas transmiten directamente momentos torzionantés 

a las trabes de borde. 

D - Vigas Curvas 

En este caso , la resultarte de carpas externas no se encuentra 

en el mismo plano que las reacaiones en los apoyos , por lo 

cual se desarrollan momentos torsionantels. 

Casos semejantes son los dn vigas en balcón , vigas en esquina 

y vigas helicoidales. 



Estructuras reticulares  con cargas normales a su plano 

Estas estructuras se presentes .,-,gaentes y en oiamitacioses 

de edificio,. 

Al aplicar una carga ea uno de los elementos de una estructura de 

este tipo aparecen torsiones importantes ea los elementos pompis 

diculares . 

*arcos con trabes fuera del piano de las columnas 

Da algunas ocasiones , por razones arquitect8nicae, las trabes de 

un zarco no estan unidas directamente a las columnas p sino que 

la unten se afectas por intermedio de trabes perpendiculares al 

marco en (=esti% . 

En este caso el soaento flexionente se transmite de la trabe del 

zarco a la columna por medio de torsidn en el trabo de trabe 

perpendioular al marco. 

COMPORTAKIENTO 'T MODOS DE 

P ALLA EN VIGAS DE CONCRETO 

SIXPLE 

En una viga de concreto simple , la falla ocurre ordbitaaente 

para valores pequeños del Angulo de giro e es una falla le tipo 

frigil, similar a la de una viga ensayada a florida. 

Eft tal proceso , la falla se inicia al formarse una grieta incli- 

nada de tensidn en una de las caras mayores de la viga. 

Esta grieta me abre rapidamente y se extiende a las caras menores 

de la viga. 

La falla ocurre finalmente por aplastamiento del concreto en 
la cara mayor opuesta. 

El proceso de falla descrito es similar al de una viga de 
concreto simple ensayada a flexión , en la que la ¡grieta de 



tensión se inicia en la cara inferior , se extiende 

después a las caras laterales , y se aplasta el concreto 

de la cara superior. 

Por consiguiente puede afirmarse que la falla por tensión 

ocurre por la flexión en un plano inclinado a 450  , can 

respecto al eje longitudinal de la viga. 

A continuación se muestra la superficie de falla . 

Donde puede verse que la inclinación de las grietas 

en las dos caras mayores es aproximadamente la misma. 

Superficie de Palla de una viga de concreto simple 



1 influatoia del agrietanleato es diferente ma vigam sujetas 

a flexión y ms vigas ~jetas a torsión. 

la laa primera.% los esfuerzos ma el retuerzo sumeatam gradual 

meato astas y ~pulla del agrieta:dueto y la erótica sarga 

defienden se moditioa ligerammete, como se ve es la figura. 

Por el contrario as vigas sujetas a torsión, el estado interno 

de equilibrio cambia totalmente al formarse la primera grieta. 

La pendiente de la gráfica momento toreionante - giro cambia 

Inlazaguate r el ~int° meterme Quo era resistido sólo por el . 

oomoreto , es resistido ahora por el concreto y el acero emejuata 

mate. 

Durante este cambio en el estado interno de equilibrio ocurre 

una transferencia de carga del ooncreto al acero. 

Como el »manto externo permaneoe constante mientras ocurre esta 

transferencia, la fracción del •omento total, que es resistida 

por el concreto despuAs del agrietamiento, To , os menor que el 

momento de agrietamiento y por lo tanto, menor que el momento 

resistente de un elemento do concreto simple do igual sección, 

Trs. 

Al finalizar la etapa das traneferuncia do carga del concreto al 

acero, el momento torsionante vuelve a aumentar , pero la rigidez 



del elemento es menor que antes del agrietamiento , como se ve 

en la granas ( B 

Tanto la rigichm como el momento resistente Tr dependen de los 

porcentajes de refuerzo longitudinal y tranwrersal. 

Después de alcanzar el momento maximo Ir , la grlifica momento 

giro tiene una rama descendente que en los ensayes so desatolla 

en segundos . 

Cuando se alcanza la resistencia , Tr, el concreto de la cara as- 

yor del eleaento, opuesta a la cara con grietas de tensión, se 

aplasta, y el acero de refuerzo puede estar fluyendo o no, sesea 

eu poromtaje. 

De acuerdo con esto se distinguen tren tipos t 

I).- Subr,,forzados m loe que fluye el acero longitudinal y el 

t :Mi CV er 541. 

13).- Sobrvrreforzados, en loa que el concreto se aplasta antes de 

que fluya el refuerzo. 

C).- parcialmente (subreforzados ), en los que 5610 fluye 

el refuerzo longitudinal o el transversal 

GrtSfica 	( B 



60 cm 
 	, 
Ir 10 cm 

50 cm 

b 

OBJETIVO : 

Dimensionamiento de una viga de orilla por 

Torsión. 

T - 1 	DiseEar por torsión la viga que se muestra a 

continuación de acuerdo con el reglamento del departamento 

del Distrito federal. 

f' mi 200 kg/cm2 

fy = 4200 kg/cm2  

Nota : 

De la losa 

S• despreciará la torsión 

(3610 se tendrá en cuenta la 

torsión causada por la viga secundaria) 

No= 1.0 t/m 

vr 

Se hará una distribución de momentos en el nudo b de acuerdo 
con la rigidez a torsión de la viga EIC y con la rigidez a 
Flexión de la viga bb' . 

- E. 



Rigidez de media viga 

r
tora

.=  Glri(Ir x3  8)  
2 L 

B
1 
 = 

B2 

(1 

(1 

- 0.63(20)) 1 
3 
1. 
3 

= 

= 

0.263 

0.263 - 0.63( 19)) 
30 

10 cm 

. 50 cm 

t201mm 

f 
60 

Wp.p =((0.6)(0.1) 	0.2(0.5)) 2.4.= 0.384 t/m 
Wmm = 0.9 t/m 
Wmv = 0.9 t/m 
Wt = 0.384 + 0.9 + 0.9 = 2.184 t/m 

Momento de Empotramiento vigs.bb' 

M = W L2= ( 2.184 )(9.0)2= 14.74 t-m 
12 	12 

Rigideces 

Viga bb' 
rbbs= 2 RI 

L 

Y = 60(10)(55) + (20)(50(25) = 
60(10) + 20(50) 

1= 10(10)3  + 600(18.75)2 = 215 
- 	12 

/2= 20(50)3  + 1000(11.25 )2= 334 
12 

36.25 cm 

937.5 cm4 

895.8 cm4  

I = 215 937.5 + 334 895.8 uf 550 833.33 cm4  

rbb.= 2(141 421.35)(550 833.33) = 173,110,207.10 
900 



173110207.1 	ge 0.91 fbb' 	
rbbl 
11.r 	173110207.1 + 15175077.21 

0.665 
Diagrama de momento toreionante 

0.665 x 1.4 .a 0.931 t-m 

1. 	 

rtors G (60 x 203  x 0.263 + 30 x 103  x 0.263)  
2 x 250 

rtors G ( 268.26 ) 
	

0.1 0.4 E is 0.4(10000( 200 ) 
0. 56568.54 

ttore 15175077.21 

Factores de distribución 

rBC 	17120789.71 	= 0.09 

Distribución del Momento de Empotramiento 
Viras BC 	Viga bb' 

Pact de distr. 	0.09 	0.91  

mapotr. 	14.74  

	

- 1.33 	- 13.41 
Mom. finales 	- 1.33 + 	1.33 t -a 
En cuanto a la torsión la viga BC estí sujeta a loa momentos 
siguilentes(de servicio): 

X 0.665 

0.931 t-m 

173110207 + 17120789.71 



Puerta Cortante 

Diagrama de fuerzas cortantes de Mdeello , Vu 

I P  

laa 	1 lb .9.AL 4.  2.5 
a 	2 	= 7.41 ton 

Vu m 1.4(7.41) = 10.37 ton 

Ya 9.16 ton 

Wt= 2.184 t/a 
Yo= 1.0 t/a 

pm vita 2.184(9.0)a  9.82 ton 
2 	2 

Pe' W L =  1,0(5.0)  = 2.5 ton 
2 	2 

Vmax = 2.5 P.R bd Irgir  
10.37 - 1 

 1 	11 4.91 	
Vox=, 	2.5(0.8)(20)(55)(12.65) 

Ymax = 27.83 ton 
.i.--.1 
0.55 a 	Vm 9.16 ton -C. Y= 27.83 

Revisión de la necesidad de tomar en cuenta la torsión 
(en este ejemplo se supondrd que las dimensiones resistentes 
menores de 20 cm son iguales que las nominalew ) 

TOR = 0.6 P.R ± x2  y Fi' = 0.6(0..8)(12.65)(202x 60 + 102x 30) 

T01  m 163 932.47 kg 

Por flexión se necesita As = 6.0 cm2 

P a 	6.0 we 0.0054 	p <0.01 
20 x 55 

ton 



= 0.67 + 0.33 Y1 
xl 

= 0.67 + 0.33(55)1.39> 1.5 
15 s 

Y1= C1 cm 

x1  15 	= cm 	r 5 cm 

Y 1 

Ver P.R bd (0.2 + 30 p) Vasr 

ver = 0.8(20)(55)(0.2 + 30(0.0054)) 12.65 = 4.03 ton 

2 V2  Tu
4. 	

u 	(0.931)2 	(9.16)2  
_2  
TsR 	V2  er 	(1.639)2 	(4.03)2  

= 5.48> 1 

Ter = 0.25 Tón  = 0.25(1.639)s 0.409 t-m < tu = 0.931 t-m 

Revisión de la sección de 20 x 60 

3e debe cumplir 

Tu t 7 Tcr(1 - Vu/V ) 
Va X 

7(0.931)(1 - 9.16/27.83) = 4.37 t-m 	Tu = 0.911 

Se acepta la sección de 20 x 60 cm 

Cálculo del refuerzo 

a) Por Fuerza Cortante 

As1. 	Vu  - Ver  
P.R d fy 

9.16 - 4.03 	0.0277 (rige) 
0.8(55)(4200) m  

a_ - 3.5 b 	3.5(20) 	0.0208 
p.g fy  - 0.8(4200) - 

b) Por Torsión 

Asv 	Tu - Ter 	(0.931 - 0.409) x 105  9.0127 P.R 	xlyify = 	0.9(1.5)(55)(4200) 



C) total 

Aet 0
s s_

.5 Av 	h22 
e = 0.5(0.02770) + 0.0127 

As t 
e = 0.02655 

As min 	4 Ter — Ter  
e 1▪ 1.1 	x1Y1 'Y 

As min 	8(40000)  = 0.0288 (rige) e - 0.8(1.5)(15)(1)(4200) 

Separación de estribos 

# 3 S = 0.71 = 24.65 cm 
0.0288 

# 2.5 S = 	0.'19 = 17.01 cm 
0.0288 

S (7.1.. 15 cm 
max S 

Y1(0.5)  'E  27.5 cm 

30 cm 

Usar estribos # 2.5 	01 	15 cm 

Refuerzo longitudinal por Torsión 

Ast= 2 Asv ( xl  + yl) faz = 2(0.02655)(15 + 55) 1.0 = 3.71 cm 
fy 

Se distribuye el acero de torsión longitudinal en el perímetro 
del estribo como sigue: 

Asx = 3.71 (15) = 0.39 cm2  
2(15+55) 

Asy = 3.71 (55) = 1.45 cm2  
2(15+55) 



la 	dil 	 
Vs # 4 

Vs # 3 

o 

1.45 e 

0.39 cm2 

2 

  

1.45 cm2 

0.39 cm2 

El ares requerida por flexidn en esta viga se : 

As = 6.0 cm2 (momento Negativo) 

As1 =(6.0 + 0.39)cm
2 	6.39 cm2 



CAPITULO a 
DEPLEXION 



DEPLEX ION" 

La estimación de las deflexiones de vigas de concreto reforzado 

presentan algunas dificultades. 

Generalmente las deflexionee se calculan suponiendo un comporta 

miento • Elastico , hipótesis de validez relativa ain bajo 

cargas no muy altas y de corta duración. 

Una primera dificultad estriba en el valor del módulo de Blas 

ticidad que debe usarse. 

El Reglamento del Departamento del Distrito Pedieril , por ejem. 

se  propone. 

B
e 
= 10 000 (77 	f' = en kg/cm2 

Otras incertidumbres se presentan en el valor del *Momento de 

Inercia * que debe utilizarse. 

Afectan a éste la distribución del acero a lo largo del miembro 

así como la distribución del acero a lo largo del miembro así 

como la distribución del agrietamiento. 

Una forma usual de tratar el problema de deflexionee constate 

en calcular la flecha bajo efectos de corta duración, usando 

el valor del módulo de elasticidad recomendado por el Regla-

mento Distrito Federal. 

La expresión general de la flecha sería 

f = C L3 
E I e C = Coeficiente que 

depende del tipo 

de carea y apoyo. 



I e Momento de Inercia 

L = Longitud del claro 

E
c
= Módulo de Elasticidad 

W = Es la carga total 

Para porcentajes bajos de acero se toma el valor del momento 

de inercia correspondiente a la sección total del concreto, 

no agrietada, y sin considerar el retuerzo. 

Para porcentajes altos se utiliza el momento de inercia de 

la secci6n transformada agrietada. 

Mn vigas continuas se toma un valor promedio de los momentos de 

inercia en las regiones de momentos positivo y negativo. 

Para estimar la deflexión adicional debida a la permanencia de 

la carga se multiplica la flecha calculada por corta duración 

por el factor 

( 2 - 1.2 As' ) 	0.6 
As 

As' = Es el área de refuerzo en la zona de compresión y 

As = Es el área de acero en la zona de tensión. 

Las deflexiones calculadas se comparan con valores que se 

consideran admisibles. 

El Reglamento del Distrito Federal recomienda que no se excedan 

los siguientes limites: 

Una flecha vertical, incluyendo los efectos a largo plazo, 

igual a 5 cm , más el claro entre 240 . 

Además , para miembros cuyas deformaciones afectan elementos 

no estructurales , como muros de mampostería , que no sean ca-

paces de sonorto.r deformaciones apreciables , so considerará 

como estado limite. 



una derlemión aedida despubs de la colocación de los elemen 

tos no estructurales , igual a 0.3 am. , ale el claro entre 480. 

Se tiene entonaos 	e 

r 	. 0.5 + L 
WSZ 	 X5 

L Longitud en " cm " 
f 	. 0.3 	/ MIK 

S1 odloulo de defleziomes time dos aspectos. 

Por um W0, es umeesarto oaleular las dello-Ucase de miembros es-

trueturales bajo margas y oradietases uablestales conocidas! per -

otro, debelo establecerse ortterlos sobre limites aceptables le as-

ile:rizaos, algunas de las cuales se presentan saz adelante. 

la distribución aleatoria de las grietas a lo largo del miembro --

produce variaciones ea los ~atoe de inercia quo deben considerar 

en el ellen» de los deflesloses. 

VOIllild rammus  
1) leststesola a la templas del ~roto. A mayor resistencia, me 

norme deflemiones , por qua es mayor la zona que no time grietas., 

es mayor la oantritmoidei al momento remistents del comoreto a tan- 

sien. 

S) Iddulo de elasticidad del oonoreto. 1 sayor módulo, menores de-

flexiones, por que las deformaciones unitarias y , por consiguiente 

las oarvaturas, son menores. 

C) Porcentaje de refuerzo de tensión. & menor porcentaje, mayores 

deflemiones, por que los esfuerzos y deforaacianes unitarias en el 

concreto y en .1 acero son mayores 



D) Agrietamiento del elemento . A mayor agrietamiento 

tenemos mayores deflexiones , por que los picos de la curva son 

mayores. 

Como se muestra a continuación. 

Distribución de curvas a lo largo de una 

viga , correspondiente a los estados de deforma— 

ciones . 



DEPLEXION 	SEGUN 	LAS 	RECOMENDA CION 

DEL 	REGLAXEITO 	DEL 	D. D. P. 

Deflesiones 

Las dimensiones de elementos de concreto reforzado deben de ser 

tales que las deflexiones que puedan sufrir bajo condiciones de 

servicio o tratado se mantengan dentro de los límites prescritos 

en el Titulo IV del Reglamento . 

Deflexioaes en elementos no preeforsados que trabajan en una direc 

ción . 

DEPLEXIONIC 1311EDIATÁS 

Las deflexionee que ocurran inmediatamente al aplicar la carga se 

calcularán con los mótodos o fórmulas usuales paró attiJnainar las 

deflexiones el/atices 

menos que se utilice un análisis ata racional o que se disponga 

de datos experimentales , Las doflexiones de eleatztos de concre 

to de peso normal se calcularán con un modulo de elasticidad , 

oca 	
E'11 	10 000 fi: 	fc en kg/cm2. 

con el momento de inercia do la sección transfonsada,agrietada. 

En oteros continuos , el momento de inercia que ad utilice será un 

valor promedio calculado en la forma siguiente 



Momento de Inercia 

I= 
	I1 /2 +2 Iv 

4 

Donde Ii  e I2 son los momentos de inercia de las 

secciones extremas del claro e I
3 

el de la sección 

central . 

Si el claro solo es continuo en un extremo , el momento de 

inercia correspondientes al extremo discontinuo se supondrá 

igual a cero , y en la expresión anterior el denominador 

será. 3. 



DEPLEXIOIES 	PEnXI5IBLEk 

Las deformaciones que entren por las deflaciones de los ademen 

tos estructurales deben limitarse por dos ramones $ Por la po 

albinas.' de que provoquen daños en otros elementos de la es- 

%ruptura, 7 por motivos de fardes ~M'o. 

El vallór dm las deflaciones permisibles para evitar danos ea 

otros elementos depende principalmente del tipo de *lamentos 

y de ccnstruccion empleados. 

te importante considerar qua las deflaciones son importantes 

por el hecho de que si se presentan deflaciones trastes nos 

causa problemas a los elementos que se encuentren debajo de 

estos. 

Influyen los procedimientos de construcci6n 

Desde el punto de vista estanco, el valor de las defleciones 

permisibles dependen principalmente cha tiyc. G. aatruatura y 

de la existencia de lineas dm referencia que persitaa apreciar 

las deflexiones. 

La posibilidad de dar contra timabas es otro factor que debe 

de aneare* en cuanta al establecer las deflexiones permisibles. 



Eje 	e  
Neut 

nA 

Td-c  

OBJETIVO : 

Cálculo de las deflexiones de una viga de concreto 
libremente apoyada . 
D-1 	Revisar la viga mostrada en la figura de acuerdo 
con el reglamento D.D.P . 

Datos : 
, 2 fs = 200 kg/cm 	6 ton 

fy = 4200 kg/cm2  

Ea= 2 X 106 kg/cm2 

Wcm= 1.91 t/m 
Wev= 0.3 t/m 

As = 3.96 cm2 2 Va # 5 
e 

As = 11.4 cm2 60 cm 

(200) .1 141 421.35 	kg/cm2 

• 14 Wpp  = 0.25(0.65)(2.4)= 0.39 t/m 

2.6 t/m 

Momento de Inercia de la Seecidn Transformada 

4 b  4  (n-1) As,  

3.0  m 	3.0 m 

Be= 

n = 

10 000 

E 

f' = 10 000 

= 	2 X 106  
Ec 141 421.35 

Wt = 1.91 + 0.3 • 0.39 = 

4 Vs # 6  	5 cm 

25 cm 
T 

nAs(d-c)= bc e + (n-1)Ao'(c-5) 
2 

14(11.4)(60-c)=12.5 c2+ 51.48(e-5) 
12.5 e2 + 211.08 c - 9833.4 =0 

9 
C 1 16.88 c - 786.67 = 0 

e= 20.85 cm 



3 W L 6003 	( 6000 5(26)(600) 
384 141421.15(c52597.32) 48 384 

f = 	L3 ( P • ) 

Momento de Inercia 

nAe(d-c)2  = 14(11.4)(60-20.85) = 6248.34 ca4  
93= 25(20.85)3  = 75 533.03 cm4  

3 	3 
(n-1) L1 (c - 5) = 13(3.96)(20.85..5) = 815.95 cm4 

I = 6248.34 4. 75533.03 + 815.95 = 82 597.32 cm4  

Cálculo de la flecha inmediata 
wt 

JAir 	 Av 
1.' 	

L  f 
fa- 	5 	W L4  

384 El 

--4 L/2 L/2  4_ 

fb = P L3 

 

48 SI 

 

f = 6.06 cm 

Cálculo de la flecha adicional a largo Plazo 
P2  =P F1 	7 = 2 - 1.2(3.96) . 1.58 

11.4 

F2  = 1.58(6.06) =9..57 cm 
Ft = P1 + P

2 
. 6.06 f 9.57=15-63cm 

Flecha admisible 
P x= 0.5 a 	L 	= 0.5 4- 600 ^ 3.0 cm ma -2-40 

3 < 15..63 cm 	La sección no cumple con el replamento 

del Departamento del Distrito Federal 
ullakeim 

240 



3o In 

- 5 

30 c 

OBJETIVO : 

cálculo de las deflexiones de una viga de f:mei& 
rectangular. 

D - 2 	Revisar ef la viga mostrada a continuación 

cumple con el reglamento del Departamento del Distrito 
Pederal 
Datos : 

, ft,  = 250 kg/cm2  
, fY =. 4200 kg/cm2  

Wt = 1.5 t/m (incluye p.p) 

Ec = 158114 kg/cm2  

Es = 2 X 106 kg/cm2 

5a 

  

   

35 cm 

n = Es = 2 X 106 = 12.65 5 cm 

 

    

Ec 158114 

o Vs # 3 

Vs # 4 

(n-1) As' = (12.65 - 1 ) 	2.13 = 24.81 cm2  

n As 2, 	12.65(5.08) = 64.262 cm2  

nAs (d-c) = bc 	+ (n-1) As' ( c - 5) 
2 

64.262(35 - c) = 15 c2  + 24.81 ( c - 5) 

2249.17 - 64.262 C = 15 c
2 + 24.81 c - 124.05 

15 c2  + 89.07 c - 2373.22 = 0 

c2 	5.938 c 	158.21 = 0 	c = 9.95 cm 



n Ae(d - 0)2  - 64,462(35 - 9.95)2  = 40324.56 cm4  

b 03  = 30 (9.95)3= 9850.74 cm4  
3 	3 

(n-1) Age(c-5)2  = 11.65 ( 2.13)(9.95-5)2  = 603.01 cm
4  

Momento de Inercia 
I = 40324.56 • 9850.74 • 608.01 = 50783.31 cm4  

Cálculo de la flecha inmediata 

f =  5 	W L4  = 5(15)(500)4  	= 1.52 cm 
384 	EI 	384(158114)(50783.31) 

Cálculo flecha adicional a largo slazo 

= 2 - 1.2 As' =2 - 1.2 (2.11 = 1.49 
As 	5.08 

Pt = 1.49(1.52C) .1 1.52 = 3.79 cm 

Flecha Admisible 

Pmax = 0.5 -1 	L 	= 0.5 	509 	= 2.53 cm 
240 	249 

2.58 < 3.79 cm 
La sección no cumple con el reglamento del 2is'.rtte 

Pederal respecto a flecha . 
Como solución al problema se prop=e au=entar el peral7e 



OBJETIVO : 

Cálculo de lás deflexiones de una viga de 

concreto empotrada. 
11.3 	Revisar la viga de sección rectangular la deflexidn 

de acuerdo con el reglamento del Departamento del Distrito 
federal. 

laktOS 

fl = 200 kg/cm2 

fy = 4200 kg/cm2  

Es = 2 X o6 kg/cm2 
	

0 

P= 1000 kg 

Wev=0.5 t/m 	3 m 

Rcm=0.5 t/m 

    

WP.P = (0.3)(0.6) 2.4= 0.432 t/m 

wt = (0.5+ 0.5 + 0.432) = 1.432 t/m 

As 
	• Vs # 6 

As• 
	o Ve # 4 

 

[741 

 _5 

 cm 

50 cm 

5 cm 

30 6m 

 

Ec=10 000 f' = 10 000 200 = 143 000 kg/cm2 

n = Es = 2 X 106 = /4 
Ec 143000 

nAs(d_c) = bc c * (n-1) Asl(c-5) 
2 	 _ X  

14(11.4)(55-c) = 15 c2  + 13(5.08)(c-5) 

159.6 (55-c) = 15 c2  * 66.04(c-5) 

8778 - 159.6 c = 15 c2 4- 66.04 e - 330.2 

15 c2  * 225.64 c - 9108.2 = 

c2  + 15.04 c - 607.21 = 0 

c = 18.24 cm 

55 cm 

nAs 



nAs (d-c)2  = 14(11.4)(55-18.24)2  = 215667.1 

b 3 m 30 ( 18.24 )3  m 60684.04 
3 	3 

(n1-1) As*(0-5)
2 
= 13(5.08)(18.24 - 5)

2
= 11576.65 

Momento de Inercia 

	

I = 215667.1 + 60684.04 + 11576.65 	287927.79 cm
4 

Cálculo de flecha adicional y Flecha inmediata 

P = P L4 = (1.432)(300)4 • y10) 	= 0.352 cm 

	

8 El 	8(143000)(287927.79) 

	

Pt = P P 	F = 2 - 1.2 As' 
As 

= 2 - 1.2(5.08), = 1.465 cm 
11.4 

Pt = 1.465(.352) + 0.352 = 0.867 cm 

Flecha Admisible 

P 	= 0.5 + 	L 	= 0.5 + 	300 	= 1.75 c= MaX 240 	240 

0.87 cm 	1.75 cm 

La sección cumple con lar recomendaciones del reglamento 

del Departamento del Distrito Federal con lo que respecta 

a la flecha 



OBJETIVO : 
Cálculo de las deflexiones de una viga de concreto 

de sección rectangular. 

D - 4 	Revisar la viga mostrada a continuación de acuerdo 

con las recomendaciones del Reglamento del Departamento del 

Distrito Federal. 

Datos : 
fe = 250 kg/cm

2 
e 	, 
fy = 4200 kg/cm

2  

Wcv= 0.6 t/m 
Wom= 0.6 t/m 

0 Vs # 5 
c 	95 # 6 

Vs # 3 

b = 25 cm 

d = 27 cm 4 
r = 	

1 	1411  
(se desprecia la 	.1- 3,  Ve # 6 

ac.i3n de las Vs # 3)  3 
A 

Wm.n = 0.3(0.25)(2.4) = 0.18 t/m 

'At= 0.6 + 0.6 + 0.18 = 1.38 t/m 

e di  

b 1 Ve # ó + 2# 3 

Vs # 5 41 

n 
r/r77/77777r-7r77-77'. 

c-3 

n = En = 	2 X 10
6 	= 12.65  

Ec 	10000 250 (n-1)As' 
- 

As= 11.1 + 1..12 = 12.82 cm
2 

25 cm 

As' ,.1 5.94 cm- 



nAs(d-e) = bc e + (n-1)Ass (c-3) 
2 

12.65(12.82)(27-c) = 	c + (11.65)(5.94)(c-3) 
2 

162.17(27-c) = 12.5 02  + 69.2(c-3) 
4378.6 - 162.17 c = 12.5 2 + 69.2 e - 207.6 
12.5 c2 + 231.37 c - 4586.2 = O 

c2 + 18.5 c 366.9 = 0 

cm 12.02 ca 

nAs (d•c)2  = 12.65(12.82)(27 - 12.02)2  = 36391.68 
b 3= /5112.02)3  = 14472.12 
3 	3 

(n-1) As' (c-4) = 11.65(5.94)(12.02 - 4)2  a 4451.04 

A = 36391.68 + 14472.12 + 4451.04 = 55314.83 cm
4 

c-3 

Ase= 1.42 os2 

n As 	assasmarass= 
	As= 5.94 cm2 

nAs(d-e) = be e + (n-1) As' (c-3) 
2 

12.65 (5.94)(27 - c) = 12.5 c2  + 11.65(1.42)(c-3) 

75.14 (27-c) = 12.5 c2  + 16.54 (c - 3) 
2028.78 - 75.14 c = 12.5 c2  + 16.54 c - 49.62 

12.5 c2 .4- 	91.68 c - 2078.4 = 0 

c2  + 7.33 c - 166.27 a 0 	c4 9.74 cm 



n As (d..c)2  = 12.65(5.94)(27 - 9.74)2= 22385.07 

c3 	25 (9.,34)3  = 	7700.08 
3 	3 

(n-1) M'(e - 3)2  = 11.65(1.42)(9.74-3)2= 751.5 

yb = 22385.07 + 7700.08 + 751.5 = 30836.67 cm4  

I = Ea +2Ib = '5314.81 + 2(30836.671  
3 	3 

= 38996.05 cm4 

( leo» de la flecha inmediata 

W L4  =  130(700)4 = 2.9 cm 
185 El 185(10000)( 250 ) (38996.05) 

?lacha a largo plazo 

I. 2 - 1.2(A1V)  
As 

= 2 - 1.2(1.42)  = 1.71 
(5.94) 

Y = 1.71(2.9) . 4.96 CM 

? = 4.96 + 2.9 = 7.86 CZ—'s 

flecha admisible = 3.5 + 	= 0.5 + 700 2. 3.41 cm 
240 	—240 

21.41 cm -0= 7.66 cm la neccién no cump/e con el f.egle-
mento del Departamento del Distrito Federal 

r= 1=1 



CAP 1T IIL o 4 
A.GRIETAMIENTO 



CAPITULO 

L O R IET A.MIER T O 

El agrietamiento es inportante en las estructuras , ya que de tener 

grietas considerables en loa elementos estructurales , estos afectan —

al refuerzo ya que pueden tener el peligro de corros/8n del acero de —

refuerzo , y otra viraba por la que no se pueden tener grietas de dicen 

cionos grandes es por la apariencia del elcaento estructural. 

El estudio del agrietamiento consiste en cntableocr metedor' para cal 

oular el ancho y la eparación de grietas. 

Es importante establecer anchoa pormiaibles de grietas en donde no se 

tienen grandes estudios. 

Se presentan a continuanUn ejemplos , de vigas :sometidas a difercu 

tes condicionen do carga y de apoyo , donde ea tatuca las recomenda 

cienes dr]. Reglamento del D.-!partamsmto del Distrito Pedural . 

Los ejemplos realizados donde el criterio fue do qui no catan expuee 

tos a un ambiente muy agresivo , y que no deban ner impermeables, 

en donde si no fuera de esa forma deban tomares precaucionen especia 

lee. 



L 01% E T 	1 1 E X TO 

los eleaantos de camareta reforzado sujetos a carga de trabajo ge 

aeralaestuse encuentras agrietados en sonsa ea que actóan esfuer 

zoo de tensión , debidos a la baja resistencia del *ornareis a es 

tos esfuerzos. 

Las grietado son de un abobo muy pequeño, del orden de 0.1 na , y 

so tics *feote adverso sobre la resistencia de los elementos. 

Sta embargo, conviene liaitar el agrietamiento por dos razones 

principales; aparienoia del elemento y el peligro de corrosión 

del acero de refuerzo. 

las grietas se pueden clasificar, segón su origen,en las alguien 

tes categortass 

a) Grietas por oaabios voloadtrioos debidos a oontrscolda,flujo 

pltstioo o cambios de temperatura. 

Este tipo de agrietamiento es especialmente importante ea elesin 

tos de concreto simple o concreto casi o. 
15) Grietas por esfuerzos de tensión debidos a combinaciones de 

marga axial y flexión en los elementos. 

C) Grietas por tensión diegonal.Eatas grietas no debut permitirse 

en elementos de que no tengan refuerzo en el alma, ya que indican 

la inainenoia de una talla frágil. 

En elementos con refuerzo en el alma pueden existir grietas iacli 

nadas de tensión diagonal bajo cargas de trabajo, pero si el di- 



asas es base de muerde esa los primoiplos establecidos sate- 

riessemte las grietas me sea de inporlemoin. 

Aparte desata reoomiadasida ~trina, se boa bombo pocos es•  

tedios , gua permitan calcabas el abobo y separsolda de grietas 

lacliaadas. 

El »robles& del agrietealeats time dos aspectos. 

El 'minero ~asiste ea establecer ~dos para calcular el snob* 

y la seperacida de grietas. 

la mayor parte de los estudios sobre agrietamiento se refiera' • 

este aspooto del problema, 	saguado aspecto consiste en estable 

oer anchos permisibles de grietas, lo cual ha sido poco estudiado. 

P ORI&CIOW Y Dissik.siotiLo Ds oRzETAs 

Se hm desarrollado tócaloss de laboratorio para Investigar la sor 

• y desarrollo de agrietas ea el interior de una masa de coa 

creta . 

X ECAXISX0 	DE 11,01IXTAXIEWTO 

So hen propuesto algunos aloosniemos de agriatsaiento qua sirves 

de base para calcular la separación y el ancho de grietas. 

 

agrietamiento de 
un ~Miami de 
oouoreto sujeto a 
tensión 

 



Loe ~mismos se refieran mitre si por las hipótesis hechas 

sobre la distribuoida de esfuarsos «a el oonoreto, la que de 

pende a ~ves de la forma ea qua se supone que se treastieraa 

los ~termos de adherencia del acero al concreto. 

Esta transferencia de ~mermas no se ha podido determiaar oca 

promisibn. 

Ile&DISIO B&S&DO El EL 

ESTADO 	11111111ERZOS 

Se ha sancionado que es sumamente dificil determinar la distri 

balita de esfuerzos de adhermoola a lo largo del refuerzo. 

Tagua esta dishribuoldn influyo en el estado interno de esfuerzas 

en el ocnoreto, tampoco es ftoil determinar dicho estado de actuar 

sos. 

Sin embargo, se han hecho matlisis basados mi la teoría de la 

Etamtleii&ad ma los qua supowe qua la flema de t'asida motea 

distribuida liamilments en la superficie de la grieta y al nivel 

del acero de relamo . 

Estos analista eltstioos indican que al formarse las primeras 

griestas ocurre una redistribución de esfuerzos en el concreto 

por lo que los esftersos ya no son uniformes ten la sección trena 

versal, como se supone en el mecanismo °lisio° do agrietamiento 

Los resultados de los antlisis señalan quo, dentro de un circulo 

inscrito entro las superfioies de las grietas, existen esfuerzos 

de Ungida elevados, aiontras quo fuera del circulo , los **fuer 



Zalea de seta"» 
• temida elevados 

es de empresida o son de ~sida, poro son uu pequeSom 7 

Saidadase ea este estado de estimares e  se ba propuesto ma sds 

meosalaso de agrietemiesto seda el aua1 la grieta se desarrolla 

Saloamente az la soma de esfuerses de ~sida elewados. 

. reta sosa depende de la rebelde) 	. 

Si esta releo:Ade es amor que smoe  el circulo inaorito ao.alcaa 

sa a cortar la *ara superior del ~Mime y e  por cestgutente 

la grieWz ao os visible e el estertor. 

Si la retenes' es mayor que uno, el circulo corta la cara superior 

y la grieta se desarrolla hasta el estertor. 

Redistribecida do esfuerzos por *feote del agrietaste,* 

Se muestra soostlauelda ea toma idealizada el desarrollo y orden 

de apartoidm de grietas en me eaptiolaes sujeto a testen. 

La grieta 1 se tersa ea una mecida localizada al azar dende los 

~fueres de tongada excedes la reeletenola del concreto. 

Deepatye de la aparicien de esta grieta, se ~Jet-ribero:a loe estuur 

nos ea el ~reto y las soase de eefeeraoe elevado. de tebaida 



las que quedan en los círculos inscritos entre la grieta y loe 

extremos del espSoimen. 

Ice grietas 2 se forman aproximadamente al centro de loe circulos 

inscritos. 

Como estos circulos alcanzan a cortar las caras laterales del 

espbolmen, las grietas se prolongan basta dichas caras, por lo que 

por lo que son visibles en el exterior. 

Al formarse las grietas 2 , ocurre en una nueva redistribución de 

esfuerzos y las zonas de esfuerzos elevados de tensión se locali 

san dentro de los circulos inscritos entre la grieta 1 y las gri 

atas 2, y entre Setas y los extremos del eepbcinen <12 concreto. 

/*e grietas 3 se forman aproximadamente al centro de los nuevo* 

circules inscritos, y , ya que :Setos no alcanzan las caras late 

ralee del espécimen, las grietas no son visibles en el ext,..rior, 

El proceso de agrietamiento continda en la forma descrita, hasta 

que la separación de las grietas es tal que que la resistencia 

del concreto no pueden desarrollarse por adherencia entre grie 

tas consecutivas. 

t 
T 

Agrietamiento de un elemento sujeto a 

teneien 



EITIIIA,C1.011 DEI LICEO DE ODIETL 
Uno de los prooedimientos mis sencillos para predecir el anoto 

de grieta es la ecuación propuesta por la C.A.C.i 

(Cesent and Concreto Association) 

•ea, 	r 

Esta fórmula da el ancho mAximo de agrietamiento a la altura 

del acero de tensión, en omatimetros. 1C es una constante que 

vale 3.3 , para el caso de varillas corrugadas . 

r es el recubrimiento libre lateral. 

fs , el esfuerzo en el acero producido por las cargas do ■er 

vicio; puede calcularse , aplicando el ■atollo de la sección 

transformada expuesto en la sección de. las deflexionea. cap. 

Dado lo aproximado de los calculo@ de agrietamiento,e1 esfuerzo 

cn el acero puede tanbión estimarse , en forma mis sencilla , 

van la expresión 

f 
InTlY7§ 

311 . momento producido por las cargas de servicio 
As • tres de acero de tensión 

d peralte efectivo 

Los aacho■ de grieta calculados se cooperan con los ^nonos 

permisibles que se" las oondiciones de exposición , varían 

de 0.1 mm a 0.5 mas . 



AGRIETAW/ENTO SEGUN EL D.D.P 

Cuando en el dice% se use um esfuerzo de finabais sayos de 3000 Was2 

para el reraeree de Ungido lea secciones de máximo ~mato , ya sea 

Positivo y Iregative se timemelemardin de moda que la cantidad 

11-••1'• 

so ~oda de 40 000 kj/cs2  . as . Da la erpresida &ateriere 

Donde 

fa' e, Esfuerzo me el aosro me condiciones de serviste , en 

kgieml 

do  •  Recubriaionto de concreto medido desde la fibra «ates 

ma de !ansias el centro de la barra más prazima a ella 

en Ce 

A .» Ares de amorato a tensión en cm2 , que rodea al 

refuerzo principal de tensión y cuyo contraído oola-

cid, con el de dicho refuerzo , dividida entre el mi-

nero de barras ( cromado el refuerzo principal conste 

de barras dorarlos diámetros, el saltero de barras 

equivalente se calculará dividiendo el brea total de 

acere cutre el &roa de la barra de mayor diámetro. 

21 esfuerzo fe puede entinarse con le =presido 	)1/0.9 dAs , o 

si no se recurrió a la redistribución de los momentos elásticos , 

suponer.* igual a 0.6 fy 

Ea la expresión anterior X en el momento flexioneate me oondicio• 

nes de servioio. 

o 



W = 2 t/m 

 

45 cm 

4- 5 cm 

25 cm 

OBJETIVO : Estimaci6n del ancho de grieta de una viga 

simplemente apoyada , de sección rectangular. 
A-1 	Determinar el ancho grieta de la viga que se 
muestra a continuación según el reglamento del C.A.C.A 

(Cement and Concrete Association) 

Datos : 
, 

fe=200 kg/cm
2 
 

fy = 4200 kg/cm2 

, Es = 2 106 kgycm2  

It= 3.3 

As = 3 Ve # = 8.55 cm2 o  Ve # 4  
e Ve # 6 

Ancho admisible de Grieta ; 0.2 mm 

Momento méximo 	fa = 	X  
0.9 As d 

LOILX 	
W L2 = (2)(6)2=  9 t—m 	fe = 9 1 105 	tt 2600 
8 	8 	0.9(8.5)(45) 

Ancho de grieta al nivel del acero de tensión 

W max = r fs = 3.3(4)(200)  = 0.0172 cm 
Es 	2 1 10°  

W 	= 0.172 mm ..cr_ 0.200 mm 
MEIX 

La sección cumple con el criterio del C.A.C.A 



T 

— r 

d 

b 
w 

7 m 
o Ve # 5 

• '(a •,1 3 

OBJETIVO - 

Revisidn del agrietamiento de acuerdo con las 

recomendaciones del Reglamento del Departamento del Distrito 

Federal. 

A - 2 	Determinar si la siguiente viga mostrada a continua 

cidn cumple con las recomendaciones del Reglamento del Distrito 

Federal. Por lo que se refiere al Agrietamiento. 

Datos : 

f• = 250 kg/cm2 

fy = 4200 kg/cm2  

b = 25 cm 	d = h - r 

r = 5 cm 

h = 30 cm 

d = 30 - 5 ma 25 cm 

Wcv = 0.4 t/m 

Wem s  0.42 t/m 

Wp.p = 0.25(0.3)(2.4) = 0.13 t/m 

Wt = (0.4 + 0.42 + 0.13) = 1.0 t/m 

Momento Máximo 

= W L2 = (1.0)(7.0)
2  = 6.126 t-t: 

MaX 8 	8 

Zn Tensión 

fa = M 	6.126 X 10' 	3137.71 ke/cm- 

     

0.9 As d 	0.9 ( 7.92 )(25) 

iag = fa 3Fic---F-- 

A= 	25 X 5 X 2  = 62.5 cm2  4 

de = 5 cm 



3 r 	 iag • 3437.71 kg/cm2  _, 5(62.5) 
lag - 23328.45 kg/cm 

lag - 23328.45 kg/Cm 4E- 40 000 kg/ca 

La viga cumple con las recomendaciones del reglamento del 
Departamento del Distrito Federal , por lo que se refiere 
al agrietamiento 



iag < 40 000 kg/cm 

La sección cumple con el reglamento 

iag = fs 3V de A 

iag = 	(1753.23) 3  \I 5(60) 

iag = 11736.6 kg/cm 

A = 	5 X 30 
5 
X 2 = 60 cm2 

  

 

5 cm 

5 cm 

    

  

30 cm 

OBJETIVO : 

Determinar si la siguiente :mecida doblemente 

armada cumple con loe requisitos de agrietamiento. 

A - 3 	Determinar si la siguiente secci6n cumple con los 

requisitos del reglamento del Departamento del Distrito 

federal. El agrietareis:toa 
4 cm 4 La

j d = 55 cm 

Va # 4 • 

Va # 8 o 
M 	= 22.0 t-m max 

La viga no se considera expuesta a un ambiente agresivo 

Revisión de la parte de tenei6n 

Se dilba cumplir 

iag = fe 3íciJ7C < 40 000 kg/cm 

Datos : 

fe = 200 kg/cm2 

, 
f7 ga 4200. kgfea2  

cm 

1T:1E cm 

fe la 22 X 105 

0.9 d As 	0.9(55)k 25.35) 
e* 1753.23 kg/cm2  



OBJETIVO 

Estimación del agrietamiento de acuerdo con las 

recomendaciones del Reglamento del Departamento del Distrito 

Federal. 

A - 4 	Determinar si la siguiente viga mostrada a conti- 

nuación cumple con las recomendaciones por.agrietamiento.del 

Reglamento del Departamento del Distrito Federal. 

Datos : 

f' = 200 kg/cm2 

fy = 4200 kg/cm2  

Ea = 2 X 106 kg/cm2 

Wcv= 0.91 t/m 

Wcm= 0.91 t/m 
e Vs # 4 

0 Vs it 3 

2.0 m fi 

3 1-

27 cm 

3 cm 

t  20 clm 

Sección en tensión 

Wp.p = 0.25(0.3)(2.4) = 0.18 t/m 

Wt = 0.18 4-0.91 4» 0.91 = 2.0 t/m 

max = w L2  = (2.0)(2.0)2= 4.0 t-m 
2 	2 

fs = 	M 	= 	2.0 X 105  	= 3240.3 kg/cm2  
0.9(As) a 	0.9(2.54)(27) 

iag = fs 3V de A = 3240.3 3,r---s(60) . 18295.43 kg/cm 
iag = 18295.43 < 	40000 kg/cm 

A= 	20 x 3 x 2 = 60 cm2 

2 

La sección se acepta por agrietamiento 





L 	O 	S 	A. 

Las losas son elementos entructurales cuyas dimensiones en 

planta son relativamente grandes en comparación con su peral 

te . 

Las acciones principales sobre las losas son cargan normales 

a su plano , aunque u-1 ocasiones actúan también fuorzas con-

tenidas en el plano de la loes . 

las losan de concreto pueden ser macizas o aligeradas. 

El aligeramiento se logra incorporando bloques huecos o tubos 

de cartón, o bien formando huecos con moldes recuperables de 

plástico u otros materiales. 

Las locas aligeradas reciben a veces el nombre de losas nuca 

astonadaS o reticulares. 

En algunos nistwas estructurales las locas se apoyan sobre , 

muros o sobre vigas que a su vez so apoyan sobre columnas. 

mientras que en otros , las losan se apoyan directamente sobro 

columnas. 

Las prim.ras reciben 	nombre de losas parimetraLmente apo-

yadas , y las segundas , el de losas planas. 

:h las lonas planas st: utilizan a veceu ampliaciones en la 

zona de unión de la columna con la losa , Como el tamala de las 

vigas de apoyo de locas p,,ricatralmente apoyadas vuedg ser cual 

quiera, las lonas planas pueden considerarte cone un caso par—

ticulav (-1.: las losan perimutralmente apeyadac en el qua las , 

vigas se han 5-do rduciendo 3 s noción has tia dooaparec,J:. 



Análogamente , las losas perimetralmente apoyada* pueden vi 

sualiaarse como losas planas en las que se han rigidisado los 

ejes que unen las columnas. 

Las losas apoyadas sobre muro* tambión puedan consideraras 

soso un caso particular de losa* perimetralmente apoyadas , 

sobre vigas infinitamente rígidas. 

l'AL/SIS 	11:1 	LOS * 

Se entiende por análisis de losa la determinación do las aoci 

oses internas en una loma dada cuando se conoce la carga apli 

cada. 

Esta det,Jrminacilin es más dificil que en el caso do vigas debi 

do a que las losas son elementos altamente hiperesttticos. 

El análisis de losas puede efectuarse aplicando los mItodos de 

la  teoría, do  la elasticidad que se describen brevemente más 

adelante . 

Los resultados set obtenido* sólo son válidos en la etapa de 

comportamiento lineal , c ea& , para cargas cuya magnitud es 

del orden de la correspondiente al punto l de la figura . 

Gráfica carga—deflexi6n de una losa 

esist,alcia 

Colapso 
4 

' Inicio de la 
fluencia del retuerzo 

jiL 	ta griem nnto 



Flextz-rt 
+ 	-alfy  5" 

"a> y 	X 

Elemento diferencial 
Xr, 

I 	x f 	2t2L3-L. 

de lona 

Manta , los resultados son sólo aproximados men pare estas 

cargan cuya magnitud ea del orden de la correspondiente al 

agrietamiento , los resaltados son sólo aproximados , para es 

tas cargas , debido a que el oonoreto reforzado no cumple , 

con las características ideales do loa materiales lineales, 

bonog&neos y eldetiooe. 

Si se plantean las condiciones de equilibrio y compatibili-

dad de deformaciones del elanento diferencial do losa ,00mo 

se muestra a continuación. 

4z 	2?j4t  
a x4 + 8=2 a 7,2 + a  74 + 



libremente apoyada sujeta a carga uniformement, distribuida. 
0.0325 W a2  

a 
2 

Figura 3 

0.032'j W a2  

Ademas de las condiciones de equilibriosroontinuidad expre—

sadas por la ecuación anterior , deben cumplirse las condi—

ciones de frontera o condiciones de borde de la lona. 

Si tenemos un borde empotrado , la deflexión y rotación deben 

ser nulas en dicho bordo 

utas condiciones de frontera se satisfacen ajustando las 

constantes de integración quo aparecen al resolv,.r la ec. dif. 

La determinacidn de las acciones internan por el procedimiento 

descrito es demasiado laboriosa para finos prácticos , además 

de que tiene las limitaciones indicadas anteriormente . 

Sin embargo , en casos comunes , se han obtenido soluciones , 

las cuales , con algunas modificaciones , se han utilizado pa— 

ra obtener coeficientes de 	. 

La distribución de momentos flexionant_s en una icen cuairala 

Tn esta losa los comentos máximos Li.J prosa:tan a lo largo 

las diagonales,lo cual crplica la forra 	m-canirmo de co— 

lapso, ya qu,  el acro d! rt,furzo fluya ai.A/ulJndo los :j es ic 
momentos máximos. 



Los mátodos usados comúnmente para el ~lisia de losas oonsis 

ten en utilizar los coeficientes de diseño mencionados anterior 

mente. 

Estos coeficientes se obtienen a partir de los momentos obteni 

dos del análisis elástico de losas ideales, modificados para, 

tomar en cuenta loa siguientes aspectos. 

Laa distribuciones de momentos en losas de concreto reformado 

son diferentes a las distribuciones elásticas , debido a la , 

influencia del agrietamiento. 

Las condiciones de apoyo de losas do estructuras reales no co 

rresponden a las condiciones ideales de las losas analizadas 

elásticamente . 

Por ej.,Implo , las losas reales suelen apoyarse cobre vigas que 

tienen una rigidez a flexión finita , o sea , que tienen cierta 

flexibilidad , mientras que las losas id,ales están soportadas 

sobro apoyos infinitamente rígidos. 

TambiZn las vigas de estructuras realmn trabajan como vigas 

" T " con un ancho de patín dificil de definir, lo que impli—

ca incertidumbre en su rigidez. 

'sto no se toma en cuenta en los análisis elásticos comunes. 

De acuerdo con las distribuciones teóricas de momentos , natos 

varían a lo largo de loe ejes de la lona , como puede veras., en 

la figura anterior. 

Debido a que no resulta práctico distribuir el acero de refuer 

te 	cijuiendo lau distribuciones te6ricas , en usual consid,— 



dorar dos o tres zonas de momentos constantes. 

Por ejemplo , la distribución teórica a lo largo del eje 

central de la figura anterior , que puede eiailificaree coso 

se muestra ea la siguiente figura. 

Dende ee puede ver claramente en la figura siguiente : 

Distribución de momentos en una losa cuadrada 

Distribución real de 
Momentos y distribuci6n 
idealizada para fines de diseno 

De esta forma , so logran separaciones uniformes del acero de 

refuerzo en zonas amplias de la losa. 

Las losas planas se diseEan por m/todoo que consideran el tra 

bajo on conjunto de la estructura formada por las losas y las 

columnas. 

Estos eittodos , as/ como algunos métodos recientes que analizan 

la estructura en oonjouto. 

COMPOSTAMI ENTO 	T 	MO DOS 

DE PALLA. 

La grífica carga—deflexidn en el centro del claro di; una loza 

ensayada hasta la falla tiene la forma mostraIa en la gráfica 1.A 

en la que se destinguen las niguientes etapas. 

Una etapa lineal O—A , en la quo el agrietamiento del con 

oreto por tensión, representado por el-  punto A , ocurre bajo 

cargas relativamente altas. 

Las cargan le servioio de lomas ne encuentran genoralmulte 

ca . 



C Resistencia 

Colapso 
Inioio de le fluencia del refuerzo 

Agrietamiento 

B) La etapa L-B , en la que existe agrietamiento del concreto 

en la zona de tensión y los esfuerzos es el acero de refuerzo 

son menores que el limite de fluencia. 

La tramito/Afn de la etapa 0-4. e la etapa A-13 es gradual,pues 

to que el agrietamiento del ooncreta se desarrolla paulatina 

santo desde las zonas de momentos flexionantes máximos hacia 

las zonas de momentos flexionantes menores. 

Por la sima ras8n, la pendiente de la figura carga-deflexidn 

en ol tramo 1-13 disminuye poco a poco. 

C) La etapa 3-C , en la que los esfuerzos en el acero do rofuer 

so sobrepasan el limite do fluenoia. 

Al igual que el agrietamiento del concreto, la fluencia del 

refuerzo empieza en las zonas de momontoa flexionantes mi-timos 

y so propaga paulatinamente haoia las zonas de momentos menores 

D) Por último , la rama descendente C-D , cuya amplitud depende 

como un el caso de las vigas , de la rigidez del 5i3t0Ma de a 

plicaci6n de cargas. 

Gráfica CARGA-DEFLEKION de una losa 

Gráfica 	1.A 



Para ilustrar el avance del agrietamiento'y de la fluencia 

del refuerzo en distintas etapas de carga, se presentan en 

la figura 

1 	 

 

Carga pequeña Carga regular 

Carga alta 

 

Carga do falla 

configuraciones de agrietamiento en la cara inferior de 

una losa cuadrada,sinplemente apoyala,aujeta a carga unifor 

me repartida en su cara superior, para distintos valoree de 

la carga aplicada. 

puede verse en esta figura que el agrietamiento eapieza en ol 

centro de la losa, que C13 la zona de momentos flezionantes miaí 

mos y avanza hacia las coquinas a lo largo do las diagonales. 

Mn etapas cercaras a la falla, se forman grietas muy anchas a 

lo largo de las diagonalco , quo indican que el act,ro de refw:r 

zo ha fluido y ha alcanzado grand.Ai deformaciones. 

Las deformaciones por fluziGn de la lona su concentran un estas 

lineas que recib,:n el nombre de linean le fluencia,mientras que 

lasdeformacionuu en las zonas compren:Udao entre lan líneas de 

fluencia son , en oomparan, muy p.qn,Bne. 



La amplitud de las zonas de comportamiento inellatico depende 

del porcentaje de refuerzo de flexión. 

Generalmente, este porcentaje es pequeño en losan , por lo que 

talen elementos resultan gUhreforsalaa ylae zonas ineltatioas 

son amplias. 

En la descripción anterior del comportamiento , se ha supuesto 

que la falla oourre por flexión y que no hay efecto de cortan—

te. 

Eh el caso de losas apoyadas directamente sobre columaa,a y de 

- losas sujetas a cargas concentradas altas es frecuento que la 

falla ocurra en cortante por penetración antes de que se aloa. 

ce la r-sistenoia en flexión. 

En el presente trabajo solo se considera el diseno de 

una losa perimetralmente apoyada. 

DIMENSIONAMIENTO 	P O R 
	

E L 

METODC DEL REGLAMENTO D EL 

DEPAUTAKEUTO 	D E L 	DISTRITO 

FEDERAL 

Mn el dio,meionamiento de losas perinotrainente spoysdan 

el anállein elástico es complicado. 

Por otra parte los reaultxdoe obtenidos de 11J andlieln de este 

tipo no non rigurona.mente correctos ya que el comportamiento 

dcl conor-to no en .zntrictwunte elástico. 



Losan perimetralmente apoyadas 

A) Momentos flexionantes debidos a cargas uniformemente 

distribuidas 

Los momentos flexionantes en losas perimetralmente apoyadas 

se calcularán con los coeficientes de la tabla - A.1 

sí se satisfacen las siguientes limitaciones: 

1. Los tableros son aproximadamente rectangulares 

2. La distribución de las cargas es aproximadamente uniforme 

en cada tablero 

3. Los momentos negativos en el apoyo común de dos tableros 

adyacentes difieren entre sí en una cantidad no mayor que 

50 % del menor de ellos. 

4. La relación entre carga viva y muerta no es mayor de 2.5 

para losas monolíticas con sus apoyos, ni mavor de 1.5 en 

otros casos. 

Para valores intermedios de la relación, m, entre el claro 

corto , al  , y el claro largo, a2 	se interpolará lineal—

mente. 

B) Secciones críticas y franjas de refuerzo 

Para momento negativo, las secciones criticas se tomarán 

en los bordes del tablero , y para positivo , en las líneas 

medias. 

Para colocación del refuerzo la losa se considerará dividida 

en cada dirección , en dos franjas extremas y una central. 

Para relaciones de claro corto a largo mLyores de 0.5 , las 

franjar centrales tendrán un ancho igual a la mitad del 

claro perpendicular a ellas , y cada franja extrema , igual 

a la cuarta parte del mismo . 

Para relacionen a1/a2 
menores de 0.5 , la franja central 

perpendicular al lado largo tendrá un ancho igual. 



Y cada franja extrema , igual a a
1/2 . 

Para doblar barillas y aplicar los requisitos de anclaje 

del acero se supondrán líneas de inflexión a un sexto 

del claro corto desde los bordes del tablero para momento 

positivo , y a un quinto del claro corto desde los bordes 

del tablero para momento negativo. 

C) Distribución de momentos entre tableros adyacentes 

Cuando los momentos obtenidos en el borde común de dos 

tableros adyacentes sean distintos , se distribuirán dos 

tercios del momento desequilibrado entre los dos tableros 

si estos son monolíticos con sus apoyos, o la totalidad de 

dicho momento si no lo son. 

Para la distribución se supondrá que la rigidez del tablero 

es proporcional a d3/a, . 

D) Disposiciones sobre el refuerzo 

Se aplicarán las disposiciones sobre separación máxima Y 

porcentaje mínimo de acero de : 

a = 	450 xl  
fy (x1  4,  100) 

x1 	
dimensión mínima del miembro medida perpendicularmente 

al T.efuerzo (cm). 

xl  en menor que 20 cm , el refuerzo en 

zueGtión puede colocarse en una sola 

ripa 

xi  es mayor que 20 cm , el refuerzo so 

colocará en 2 capas próximas n 1a2 

cara.:; del elemento. 



En la proximidad de cargas concentradas superiores a una 

tonelada , la separación del refuerzo no debe exceder de 2.5 d 

donde d es el peralte efectivo de la losa. 

E) Peralte mínimo 

Cuando sea aplicable la tabla A.1 nodrá omitirse el cálculo 

de deflexiones si el peralte efectivo no ea menor que el 

perímetro del tablero entre 300 . 

Para este cálculo , la longitud de lados discontinuos se 

incrementará en 50 % si los apoyos de la losa no son mono-

líticos con ella , y 25 % cuando lo sean . 

En losas alargadas no es necesario tomar un peralte mayor 

que corresponde a un tablero con a2  = 2 al  

• La limitación que dispone el párrafo anterior es aplicable 

a losas en que fs 1 2000 kg/cm
2 

y w 12 380 kg/m2  

para otras combinaciones de fs y w , el peralte efectivo 

mínimo se obtendrá multiplicando por 0.034 4/fe W el 

valor obtenido seprdn el párrafo anterior . 

En esta expresión fs es el esfuerzo en el acero en condiciones 

de servicio , en kg/cm
2
( puede suponerce igual a 0.6 fy) 

y w es la carga en condiciones de servicio, en kg/e. 

P) Resistencia a fuerza cortante 

Se supondrá que la sección crítica se encuentra a un peralte 

efectivo del palio . 

La fuerza cortante que actúa en un ancho unitario se calculará 

con la expresión 

V = (a1/2 - d)W ( 1 + ( al )6) 
a2 

a monos que se haga un análiois más preciso .Cuando haya bordes 



continuos y bordes discontinuos , V se incrementa en 

159. 
La resistencia de la losa a fuerza cortante se supondra 

igual a 0.5 P.R bd 017 



El m6todo desorito puede aplicaerse dnicament-. si satisfacen 

las siguientes limitaoionest 

♦) Los tableros son aproximadamente rectangulares. 

13) La distribución de las cargas que actúan sobre la losa es 

aproximadamente uniforme an cada tablero. 

C) Los momentos negativos ea el apoyo oomdn de dos tableros 

adyacentes no difieren entre si en más que 50 % del menor de 

ellos 

D) La relación de carga viva a carga muerta no en mayor que 2.5 

para losas monolíticas con sus apoyos , ni mayor que 1.5 en o-

tros casos. 

Cuando las losas no cumplen estas limitaciones , es necesario 

aplicar otros procedimientos como, por ejemplo , la utilización 

de soluciones no incluidas , por soluciones elásticas. 



LOSA COLADA MONOLITICAMENTE COM SUS 

APOYOS 
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OBYEITVO 

Diaiensionasisnto de una losa colada cionolitiosaente 

con aun apoyos. 

L — 	Diseñar la losa perinetralixelitis apoyada savia 

ql reglamento del D.D.F — 1977 

Datos 

A) Acciones peralucentes 
Isperseabilizante 

Enladrillada 

Relleno de tesantle 

Plafón 

B) Acciones accidentales 

Carga Viva 
C) Materiales 

10 kg/a2  

40 kg/a2  

40 kg/a2  
30 kg/22 

100 kg/a2  

Conoreto 

Aa ero 

D) Varios 

Losa colada nonolitioaaente 

trabes 

trabes rectangulares 	30 I 60 ca 

E) Limitaciones 
a) Rectangulares (Loa tableros ) 

b) Cargas constantes 

cp(--)wm -x(-),in 	0.5 x( -)sin 	(por comprobar) 

d)(Pendiente) 	C9/C11 2.5 	(por comprobar) 

fio 	200 lagica2  •  
fy .1 4000 kg/ars2  



Cargas 

Cargas muertas 

laperaeabilizante 	10 kg/a2  

Enladrillado 	40 kg/m2  

Relleno 	401ce/a2  

Plaf6n 	30 kg/a2  

Peno propio 	0.1(2 400) • 240 kg/a2  (h=10 cm , supuesto) 

Carga adicional (reglamento) 40  kg/m2  

Cargan eventuales (Cv) 	100 kg/m2  

500 kg/ 2 

Wav 
Vea 2.5 correcto 

Obtención de al  y a2  

Tablero 	1 ; 

Toa 	1.4 X 500 • 700 kg/s2  

E • Esquina 

BLCD = De borde lado corto 
discontinuo 

al  • 3 - 1,z- 2415.. 2.825 a 
2 	2 	T1. E 	2.825 X 4.7 

a2 ' 5  - 11 - 1.1-. - 4.700  • 
2 	2 	(tablero de esquina) 

Tablero 	2 

a1 • 3 - 2,11- 0.15  . 2.85 e 2 	2 

5 - 	(2a. -4.7 a 
2 

T2 	'LCD 2.85 X 4.7 



Obtención de m: 

Tablero 	1 
	

Tablero 	2 

ml  = al/a2  = 2.825/4.7 = 0.6 
	

m2 al/a2 = 2.85/4.7 = 0.6 

Obtención del peralte para evitar revisar deflexiones 

h = 10 cm 

d =  Perímetro  
300 Wa = 500 > 380 

Se modifica el valor d2 , por d2 = k d2 

Perímetro 	1 : 	Perímetro 	2 : 

P1= 1.25(2.825 + 4.7) + 2.852 + 4.7 = 16.93 m 

P2  = 2.25(2.85) + 2(4.7) = 15.81 m 

Tomamos el perímetro mayor 	d2= 	Perímetro  = 16.91 
300 	300.0 

fs= 0.6 fy = 0.6(4000)=2400> 2000 

K = 0.034 4.-1/fs h = 0.034 4%12400(500) = 1.125 

d2 = K ti-̂d = 1.125(5.64) 
	

7 cm 

1 cm 
rl 	 rt = rl + dv dv= 0.79 cm(4 2.5) 2 

rt = 1 + 0.79 = 1.4 1 2 cm 
2 

h = d2 + rt = 7 + 2 = 9 cm 

se 	i.. lt2 'le ? cm 

d2 = 5.64 cm 



Lado largo 

Obtención de los anchos de las franjas(ambos tableros tienen 
M = 0.6> 0.5 	iguales anchos de franjas ) 
Lado Corto  

Franja central 

Franja extrema 

- al,/2  _ 2.825/2 - 1.41 

al/4 2.825/4 - 0.70 

Franja central - a2/2 - 4.7/2 .5,  2.35 

Franje extrama - 10,2 4 m,  4.7/4 - 1.18 

0.6 M 

id 
2.35 m 

1.18 m 0.6 M 

  

0.71  1.41 

 

4. 	 0.7 

   

Definición de corte de varillas 

lealmente Positivo - b/2 + al/6 -d - 20/2 + 282.5/6 - 7 - 50 CM 

Apoyo intermedio b/2 + al/6 -d 	+ 282.5/6 - 7 48 c= 

 

30 cm 
—S— 

 

Ancho ce c.e 

 

Ancho de apoyo apoyo 



Momento Negativo 

Apoyo extremo = b/2 + a1/5 + d 

I (+) = 50 cm 
Conclusión ..{1. L I ( -)= 80  cm 
Revición por flexión : 

= 30/2 + 282.5/5 + 7 = 79 cm 

p 	= pb = f" 	4800 MaX 	 116 4800 0.016 

	

fy 	fy + 6000'1  4000 10000 

Pmax = 0.016 	pmin = 0.002 

Wua= 1.4(500) = 700 kg/M2a1  = 2.85 

2 2 Obtención de M 	= C 	Wua al  x lu = 530(700)(2.85)2x 10-4 max max 
MMaX = 301.3 ko-m 

Mmax 
P.R bd 

 

301.3 x 100  
0.9(100)(9-2-2)¿(136) 	0.09  4C. e * 

c 

De la grafica 	q= 0.01 • p = q f;* 

fy 
p = 0.01(1361 = 0.0034 

4000 	p x  =0.0034 L pb= 0.016 ma 

As = 0.002bd= 0.002(100)(7)= 1.4 cm2  

S = 100 AB  = 100(e49) = 35 cm 
as 	1.4 

S 4 max 

3.5h=31.5 cm 

30 cm 

max = 30 cm 

Revisión de la resistencia a fuerza cortante 

Vua = (2.85/2 - 0.05)(700)  = 916.91 kg 
1 	+ ( 2.85 )6  

n.70 
Pero , por tener lados discontinuos este vnlor se incrementa 
en un 15 % 



Neg do borde 
interior 

Corto 
Largo 

Neg de bordo Corto 

0.06  34.31 
0.05 41.17 

30 
30 

0.0596 
0.0461 

0.0290 

0.0138 
0.01 137.25 
0.01 171.56 

30 
30 

et 	St 

530 	301.34 
455 	258.70 

321 	182.0 
218 	141.00 

296.77 
a.  

0.0970 0.10 
0.0845 0.09 

20.58 
1
20 

22.87 20 

II 

-Discontinuos Largo 
Positivo Corto 

Largo 

BLCD 

Negativo de 
borde int. 

Corto 
Largo 

Neg. do bordo 
discontinuo 

Largo 

Positivo Corto 
Largo 

E 

vol, 0.5 P.R. 11°2-- bd . 0.5 (0.8) 16n (10.0)(5)). 2 529.82jkg 

Vuai x(1.15) 	Vizi.« 1.15 (91p..91,). 1, 054.441cg 

«qua' 	c154..44 C Vur - 3 541.7 kg 

El pLralte está correcto por diseño de fuerza cortante 

TABLERO 
	

TIPO DE 
	MOMENTO 	CLARO 

TABLERO 
	nym 



Mus Muar Q q 3 Sr 

506 287.7 292.55 0.0955 0.01 20.58 20 

391 222.3 0.0845 0.09 22.87 20 

248 141.0 0.0461 0.05 41.17 30 

292 166.0 0.0277 0.01 158.37 30 

135 76.76 0.0128 0.01 205.38 30 

2 Mua = C x,10-4  al 	= ( C x 10-4(2.85)2(700))= C (0.5686) 

Corresponden e franjas centrales en franjas extremas 

M= 0.6 M 

Caso 	I)deseq =(301.34 - 287.7)= 13.64 

= 2/3 (13.64) = 9.093 Mequilibrio 
Losa monolitica colada con sus apoyos 

Revisión de la 3er  Limitación 

Imax(-) 	Imin(-) 4 0.5 Mmin(-)  

13.64 4  (0.5(287.7)= 1d3.85) 

Rigidez de cada tablero 

Tablero 	1 	d3/al  = 53/282.5 = 0.4424 

Tablero 	2 	d3/a1  = 5
3/285 = 0.4386 

0.8810 

?actor de Distribución 

0.44240.5021 
0.8810 - 

0.4386 	0.4978 
0.8810 - 1.0000 



Momentos 

Tableros 

Esq 	M= 301.34 - (9.093)(0.5021)= 296.77 kg..m 

ACLD 	M = 287.7 + (9.093)(0.4978) = 292.55 kg-m 

Cr(+) = P.R(d+)2  = 0.9(100)(7)2(136) = 599 760 

Q'(-), = P.R(d_)2  = 0.9(100)(5)2(136) = 306 000 

Con la expresidn 

Mla  
1.7.R bd f" c 

P = q c 
fy  

y de la grafica obtenemos 

el valor de q correspondiente 

p =6 q = 0.034 q 
4000 

As = 0.03a q bd 
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CODInT AR;OS , 9EVERApE 

El dimensiona'iento que se utilizó en el presente trabajo 

.siguen los criterios relativos a los estados limite de -- 

falla y de servicio establecidos en las • nomas Técnicas 

Complementarias del Esglamento,de Construcciones para el 

Distrito Federal". 

Segén el criterio de estado limite de falla las estructuras 

deben dimensionarse de modo que la resistencia de diseno 

de toda sección con respecto a cada fuerza o momento interno 

que en ella actúe sea igual o mayor que el valor de diseno 

de dicha fuerza o momento internos. 

Las resistencias de diseno deben incluir el correspondiente 

factor de resistencia , P.R . 

las fuerzas y momentos internos de diseno , se obtienen 

multiplicando por el correspondiente factor de carga, los 

valores de dichas fuerzas y momentos internos calculados 

bajo acciones nominales. 

Sea que s• aplique el criterio de estado limite de falla 

o aloin criterio alternativo deben revísame los estados 

limite de servicio, es decir , se comprobará que las respuestas 

de la estructura , como pueden ser el agrietamiento de la 

estructura , la deformación etc., queden limitadas a velo 

res tales que el funcionamiento en condiciones de servicio 

sea satisfactorio. 

En las estructuras de concreto también puede aplicarse 

métodos de análisis limite siempre que se compruebe que la 

estructura tiene suficiente ductilidad y que se eviten 

fallas prematuras por inestabilidad . 



ta.importancia de la fuerza cortante en las estructuras 

de concreto es grande ya que la resistencia del concreto 

a este tipo de esfuerzos es bastante baja, ya que cuando 

tenemos un elemento estructural la combinación de los 

esfuerzos cortantes horizontales y verticales produce ten 

siones en planos a 45°  respecto al eje neutro, que producen 

agrietamientos bajo cargas relativamente bajas. dado este 

problema se proponen ejemplos donde se puede ver cuando 

es necesario colocar refuerzo y cuando el concreto puedo 

resistir estos esfuerzos . 

En el capítulo de Torsión debido al carácter monolítico 

de las estructuras de concreto , es común la existencia 

de acciones torsionantes que se presentan casi siempre en 

combinación con solicitaciones de flexión fuerza cortante 

y fuerza normal. 

7en muchos casos , los efectos de la torsidn son secundarios 

en comparación con otras solicitaciones y por esto suelen 

despreciarse en el disalo. 

este capítulo se presentó una vigade:orilla,.que,se 

encuentra sometida a fuerza cortante y torsión. 

Se presentan ejemplo de vigas sometidas a carpas altas 

que presentan Problemas de flecha , donde se calculan 

suponiendo un comportamiento elástico , hipotesis de 

validez relativa aun bajo carees no muy altas y de corta 

duración. 

En la estimación del ancho de prieta se presenta el 

criterio del C.A.C.A ( Cement and Concrete Aanociation) 

y el criterio para estimar el agrietamiento do acuerdo con 

el Reelnmento del Departamento del Distrito Yederal. 



Se propone una losa perlastrabeente apoyada en este 

capitulo, donde los momentos por resistir en las diversas 

regiones de cada tablero se calc•,ulan con los coeficientes 

de la tabla anexa , donde los cílculos correspondientes, 

así como loe de las [reas y separaciones de acero que se 

requieren , se efectuaron en forma tabular . 

La determinación de las ¿reas de acero se basan en las 

ayudas de diseno del Reglamento del Departamento del Dis-

trito 'Federal. 
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