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INTRODUCCION 

Se observa que en el Reglamento de construcción del D.D.F para 

el diseño de vigas presforzadas se usa el método simplificado para 

la determinación del cortante presentado por el ACI-63 que es una 

expresión que no toma en consideración la cantidad de presfuerzo 

ni la inclinación de los cables actuando sobre la sección de la 

viga de concreto. 

El reglamento del Distrito Federal es conservador en le caso de 

vigas presforzadas porque en nuestro medio es práctica comtin 

engrasar algunos cables en los extremos de las vigas pdra evitar 

primeramente trayectorias curvilíneas de los cables y para evitar 

concentraciones de esfuerzos superiores a los permisibles en los 

extremos de las vigas para evitar fallas que dañen éstas en las 

primeras etapas. 

En éstas zonas donde los cables no se encuentran adheridos al 

concreto (debido al engrasado) el reglamento de construcción para 

el D.F. especifica que las vigas en esas secciones se deberán 

diseñar como vigas de concreto reforzado despreciando de ésta 

manera toda contribución del esfuerzo de compresión producida por 

el presfuerzo de los cables adheridos y no engrasados. 

La finalidad del pre:::cnte trabajo es hacer un estudio teórico 

en cuanto a investigación de los tipos de falla de vigas de 

concreto presforzadas asi como la de proponer el análisis 

experimental de vigas diseñas mediante métodos del ACI , para 

validar las especificaciones de cortante del reglamento del D.F. 

y proponer en su caso recomendaciones adicionales. 

En cada uno de los capitules se asienta como justificación los 



antecedentes teóricos necesarios para la elaboración e 

interpretación de los ensayes y resultadoa obtenidos. 

Se dan a conocer en el primer capitulo los mecanismos de falla 

por cortante ubicando así al que proyecta una viga de este tipo 

cuales son los tipos de agrietamiento a considerar asi como 

también cual es el comportamiento general de una viga de concreto 

pres forzada, para tal efecto es necesario considerar como afecta 

el presfuerzo al estado de esfuerzos peinci.pales, para luego 

diseflarla, r-or cortante con el w~todo que diferencia Zl cada uno de 

los tipos de agrietamiento ar;i e.orno también con el procedimiento 

indicado por el rnctodo simplificado. 

Se comparan los rt!sultados obtenidos por los distintos mótodos 

de diseño hechos en investigaci enes precedentes con resultados 

experimentales para diversos tipos de vigas. 

En los capitulas subsecuentes se diseñan vigas por medio de 

esfuerzos permisibles calculando as1 su moni.cnto Ultimo a flexión, 

haciendo un minucioso nná 1 is is Hor,,r;nt:o-Ct1c;¿1~'J.r:1 p,,r1~ viga~ 

presforzadas, cada una de las vigas varia11 en su sección una de 

otra asi coroo de la cantidad de presfurzo, las secciones se 

propusieron como aquellas que más se utlizan: La primera es una 

viga T, la segunda TT {doble Tj ·¡ l.J. t_,,.rr.era una viga tipo 

AASHTO. En las dos primeras vigas el acero fue propuesta mediante 

un criterio empirico comparándola con un momento resistente 

determinado sin superar los esfuerzos permisibles, variando el 

número de torones, diámetro y posición. 

Después del diseño y revisión de cada una de las vigas se 

procedió a analizar el comportamiento teórico a flexión de cada 



una, mediante la configuración de la gráfica Momento-Curvatura gue 

se forma con la relación existente entre el par interno 

resistente (entre el acero y el concreto) contra la profundidad 

del eje neutro, lo anterior fue para calcular el momento ultimo 

resistente, analizar el comportamiento del concreto y del acero a 

medida que se incrementaba la deformación de la fibra superior a 

compresión. 

Por Ultimo se revisan las vigas por esfuerzo cortante mediante 

los métodos dados por el ACI, el primero es el método detallado el 

cual define de manera clara el modo en que falla la estructura y 

el otro el método simplificado de diseño, que es el que se utiliza 

actualmente en el reglamento de construcciones del o. D.F. 

pudiéndose comparar de manera clara los métodos antes descritos. 

En el ca pi tul o VI, con todos los resultados obtenidos en el 

análisis se propone la metodologia para la instrumentación de las 

vigas asi como el proceso para los ensayes que se llevarán a 

efecto para validar las especificaciones de cortante del 

reglamento del D.F. 
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CONSIDERACIONES GENERALES SOBRE ESFUERZO 

CORTANTE EN VIGAS PRES FORZADAS. 

La resistencia a la flexión de las vigas de concreto 

presforzado se conoce de manera definida, pero no puede 

predecirse con precisión la que corresponde al esfuerzo cortante. 

La misma situación prevalece en vigas de concreto reforzado, 

con la única excepción de que se han hecho numerosas pruebas de 

las que se han derivado métodos empiricos para calcularla. 

Es claro suponersl'.2' que a pc.::rnr de este pa.norctmti ciel estado 

actual del conocimiento rC':::ipecto ill esfucrzv cortar1tc, no impide 

calcular vigas de concn-:.t.rJ pn~sforzud:l::;. Esto e:~; ~urque muchñs 

vigas han sido calculildas y construidas sobre ha.ses do algunas 

teorías supuestas para esfuerzo cortante. Por lo anterior no se 

prueba la seguridad de las estructuras, cuando se sobrepasan las 

pr'Oporciones y las cargas más allá del dominio actual de la 

práctica los efacto~ adversos pueden ocurrir en cualquier 

momento. 

De hecho puede ser determinado que las vigas de concreto 

presforzado poseen mayor seguridad en resistencia de cortante que 

las viqas de conr.rPto si~rler.:!2ntc re forzuda~, p0r4u~ el 

presfuerzo prevendrá la aparición ó disminuirá. las grietas que 

podt'ian en un momento dado destruir la resistencia de vigas de 

conct'eto t'eforzado. Puesto que muchas vigas presforzadas han sido 

dis~ñadas y con::;truídas en l.>d::;e d muchas teor1as para cortante, y 

puesto que las vigas no han fallado por cortante es posible 

concluir que los actuales métodos de diseño {básicamente desde el 



regla~cnto ACI-GJ ~ son ~agu~0~. 

El grado de seguridad del concreto presforzado empleados en 

métodos convencionales usados antes de 1963 varian mucho. Algunas 

si fueron muy seguras otras no, aún cuando todas parecian 

funcionar muy bien bajo cargas usuales de servicio. 

La resistencia a la acción del cortante contribuida por el 

concreto fue calculada de ecuaciones de diseno que fueron una 

extensión de la e:Xpcriencia con miembros de concreto reforzado. 

Mientras que el método de diseño era simple de usar, éste no 

tomaba en cuenta la influencia del prcsfuerzo en miembros 

pres forzados. El a et u a 1 regl rtmPnto del ACT en su P"rte par,; 

cortante es más complejo que los anteriores (ACI· 53), pero esta 

basado en teorias y prucb<ls que rnu0str.in rn.1~ cl;ir.imt:.>nt('- el ar.tua1 

comportamiento. 

La cercanía ahora obtenida en el ACI, tiene una base racional 

para considerar los modos en que la falla por cortante puede 

desarrollarse en miembros de concreto presforzado. t,os ¡:¡ccanjsmos 

de agrietamiento su~ucstos son aquelltis qc )}a11 si<lu v0~lfjcados 

por pruebas para vigas simples y vigas continuas. 

Todavía el diseño es scmiempírico por lo que algunos 

términos de las ecuaciones están basados en datos de ~rucbus. 

A continuación se muestra un pannr~mn gPnPrffl rl~l cnrtant~ 

en una viga presforzada: 

Considercsc tres vigas que soportan cargas transversales 

COIJO se muc::;tr.:in en la fig. {1}. L.J ··.rigJ. (a} cst,"'1 prcc.!."orz.:1Ja pur 

un cable recto, tomando una sec..::ción A-A, el cortante './ es tomado 



enteramente por el concreto, y nada pcr el cable q;lC' c;.;:,:e:. 

esforzado en dirección perpendicular al cortante. La. viq:\ (bj ostá 

esforzada con un cable~ inclinado, la sección D-B muo!-- ·.1-.1 que la 

componente transversal del tendón toma parte del esfuerzo 

cortante, dejando sol amente una porción para ser tomada por el 

concreto: esto es: 

V e V-Vp 

Lo anterior puede ser comparado con vigas de concreto 

reforzado con varillas dobladas donde la porción íncl.innd;:,. del 

acero toma algo de cort:::tntc. Debe not;irsP que cu;:¡ndn t.-.ncrnos un 

tendón horizontal aunque inclinado con el eje de la viqa no toma 

sección e-e. Sie>mpre que el tendón no este perpendicular a la 

dirección del cortante, entonces éste tomara parte en llevar algo 

de cortante, por ejemplo, la sección D-D. 

Es interesante notar que en elgunos casos raros la 

componente v~rlical del pr~sfuerzo, aumur1la el esfuerzo cortante 

en el concreto. 

En el concreto presforzado es posible algunas veces diseñar 

una viga con un esfuerzo de cortante nulo para el concreto bajo 

la viga simple que lleva una carga unifonnenentc repartida se 

presfuerza por un cable parabólico con una catenaria (o curvatura) 

igual a: 

V 1
2 

yo= -¡¡y-



donde F es la fuerza de pres fuerzo en el cu ble, entonces la 

componente transversal del cable iguala al cortante en cualquier 

punto, y por lo tanto no hay esfuerzo cortante que lleve el 

concreto. Para vigas que soportan cargas concentradas, o para 

vigas continuas sobre soportes intermedios Fig. (2b) el problema 

es más complicado porque el tendón no puede doblarse tan 

pronunciadarnente para adaptarse al cambio teórico inesperado del 

cortante en los puntos de cargas concentradas, pero puede verse 

que el cambio real en el esfuerzo cortnnte bajo una carga 

concentrada no es tan abrupto, aunque su variación sea poco 

conocida. 

Habiendo sido determinada la magnitud de cortante actuante 

en el concreto, el siguiente puso es calcular ld rcsislt!ltc..:it.t ctl 

cortante del concreto. En general las vigas prctensadas al igual 

que las reforzadas, prácticamonte nunca fallan bajo el cortante 

directo o bajo penetración, su falla es debida por esfuerzos de 

tensión producidos porcortante, conocido como TENSION DIAGONAL en 

concreto reforzado y como TENSION PRINCIP/\L en concreto 

pres forzado. 

Antes del agrietamiento el concreto puede considerarse como 

un material homogéneo, y el cálculo de los esfuerzo~ de tensión 

principal pueden ser hechos con el método usuctl en Lt~::.i::.t.1::1n.:.io Jt:. 

materiales para el estado de cstuerzos. Aunque la tensión 

principal puede ser calculada, la resistencia del concreto a 

tales esfuerzos no está bien definida puesto que existen muchas 

teorías de falla, en la que la teoria del esfuerzo m.3ximo de 

tensión es solo una. Después del agrie.tdmicnto del concreto y con 



la adición del refuerzo en el alma, el problema se vuelve oún más 

complicado. 

Las pruebas en vigas presforzadas y reforzadas indican que 

no solamente el esfuerzo cortante actúa para producir la falla 

por cortante sino también el momento en esa sección. Por ejemplo 

la viga en la fig. ( 3) muestra una viga sometida a 2 fuerzas 

concentradas que actúan en puntos correspondientes a los tercios 

de la viga. La parte de la viga entro el soporte y punto de 

acción de la carga concentrada es la región donde se encuentra 

presente tanto el momento como la fuer~a de cortante. EstJ región 

es el ·CI.J\RO DE CORTAllTE y dqu1 es donde se producen Jos 

··esfuerzos combinados . Ix"\ purte de la viga entre estas 2 fuerzas 

es Ja parte d0 flexión donde ld proporción de corte por peso 

propio es pequeña. 

La determinación de la magnitud y dirección de los esfuerzos 

principales cuando ln región de esfuerzos combinados se 

encuentran sin agrietar es relativamente simple. Los esfuerzos 

cortñntes p~ru estd elap.:1 de carga pueden calcularse suponiendo 

que los esfuerzos de flexión se encuentran distribuidos 

linealmente con relación a la profundidad. 

2.2- MECANISMOS DF. f\f:RIET! ... '1!E!l'I'O 

Existen esencialmente dos tipos de agrietamiento por 

cortante: uno en el que las grietas empiezan en el alma como 

resultado de unu altd tension pr1ncipa] (esfuerzos principales), 

en una región de la viga donde el momento es pequeño y el 
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cortante actuante es grande.Y otro en el que las grietas 

verticales a flexión ocurren primero y se desarrollan en grietas 

inclinadas por la presencia del cortante. 

En las primeras etapas de 

viga es el mismo que par.ji la 

carga, el comportamiento de la 

viga que falla en flexión, y 

normalmente no existen grietas en la sección sometida a momento 

flexiona te y esfuerzo cortante. Sin embargo, a medida que se 

incrementa la carga el esfuerzo principal a tensión maximo puede 

aparecer en el alma en alguna parte de la región de los esfuerzos 

combinados, dependiendo de Ja magnitud relativa de las variables 

implicad<.lS (fu&rza de prcsfucrzo, tipo de carga, arca de la 

sección así como de su forma). 

La región <le esfuerzos combinados tiene la pecularidad da 

tener un estado distinto de esfuerzos en cada sección, por la 

variación de la relación de momento y fuerza cortante. 

La sección 1-1 de la viga de la fig. (4) muestra 

elagrietamiento en el alma de la viga en la región donde la 

relación de momento flcxinante a fuerza cortl1nte es pequeña. J..a 

sección 2-2 de la misma figura muestra el agrietamiento por 

cortante en regiones donde Ja relación de momento flexionante a 

fuerza cortante es grande. 

Est~G grl~Lati pueden aar lugar a la falla de la viga en la 

región de esfuerzos combinados antes de que se haya desarrollado 

completamente ]a resistencia a flexión. Un análisis preciso ~s 

muy complicado aqui por el hecho de que los método~> clasicos para 

calcular esfuerzos principnles para una sección sin agrietas no 

seria apropiado usarlos después do agrietado el concreto. Para 

6 



determinar la resistencia a cortante se usa el ACI que son 

métodos semiempiricos. 

En resumen, en alguna parte del claro de cortante, las 

grietas a flexión formadas en la fibra inferior siempre se 

presentan primero, inicialmente son verticales, pero se vuelven 

inclinadas conforme aumenta la carga, (fig. 5). La propagación de 

este agrietamiento por lo general origina que la viga falle por 

corte-compresión. 

Cuando la fuerza cortante es de una magnitud elevada, las 

grietas dC'bidas a la tensión principal (grietas en el alma) se 

desarrollarán mas rjpido que las grietas por flexión 1 figura 6. 

Para el 1er tipo de falla se usa la Teoría de "esfuerzos 

principales" que es lo que se desarrolla a continuación, el 

segundo esta discutido mas adelante. 

2.3- EVALUACION DE ESFUERZOS PRINCIPALES 

Es necesario hacer notar que en esta etapa el concreto no se 

ha agrietado, por lo que la primer parte del método consiste en 

calcular el esfuerzo de tensión principal con el calculo clasico 

de esfuerzos principales de tensión. La segunda parte de este 

metodo, limitando la tensión principal a un valor definitivo, no 

es una aproximación verdadera, porque hay evidencias 

experimentales que muestran que la resistencia del concreto a la 

tensión principal no es un valor constante y que varia con la 

magnitud de la comprcGion axial aplicada por el prcsfucrzo, pero 

parece, sin nmbargo que cuando la fuerza axial es menor que el 

7 



50% de f'c, la resistencia del concreto a estos esfuerzos 

principales es más o menos constante. Las vigas de concreto 

presforzado tienen una compresión axial menos que 0.5 f'c, Por lo 

tanto el cálculo de la tensión principal puede verse como un 

criterio apropiado. 

El método puede ser esquematizado como sigue: 

1.- Del cortante total externo V, se debe restar el cortante Vp 

que lo toma el tendón, para obtener Ve que es lo que va a 

resistir el concreto: 

Ve = V- Vp 

2. - ca1c;ulo de la distribución de ve de la sección transversal 

por la fórmula general: 

u = 
Ve Q 
I b 

donde o = esfuerzo cortante unitario a cualquier nivel, 

Q = momento esti.:itico de la seccian (área de la sección 

transversal arriba o abajo del eje centroidal). 

b ancho de la sección a ese nivei 

momento de inercia 

J.- Cálculo de la distribución de esfuerzos en las fibras de la 

sección debido al momento externo M, al presfuerzo F, y a su 

excentricidad e, por la fórmula: 

F F e M 
fe = --A- :!: ·-r- Y :!: I Y 

4. - El ::.tn::imo esfut::1-zu pc.incipal a tension t "t. correspondientes 

a " y a fe, esta dado por la formula : 

f 11 l j u2+ (fe/ 2) 2 
- fe/ 2 

8 



gráficamente se puede obtener por el circulo de Mohr para 

esfuerzos. Unu vcntaj._1 de éste es que muestra inmedlatd.mente el 

plano en que actua este esfuerzo. 

2. 4 DISEÑO POR FUERZA CORTAN1'E 

El método convencional par<l analizar el estado de esfuerzos 

principales basados en un material homogeneo es un método 

limitado al caso en el que el concreto no se ha agrietado. En 

consecuencia, éste método no es satisfactorio ya que 1-1 

resistencia del concreto c1 lm.; ~-~~.fuer;.:os pr.lnclptJJ QS a tcn~.dón, 

puede c.:irabi<lr también por la m<..1yni tuU de los e:>fuerzos en 

compresión producidos por el presfucrzo. 

Con el objeto de obtener un diseño mas racional en cortante, 

es necesario que el diserl.o esté bar;ado en su resistencia bajo 

factores de carga. los esfuerzos en condiciones de servicio deben 

ser chocados para evitar agrietamientos y un buen comportamineto 

en general. 

El diseóo de la resistencia última a cortante basado en el 

ACI, está basado en pruebas cxtcnsiva5 de laboratorio y ha d~do 

estructuras seguras desde su adopción en 19€.J. Primero se 

completa el dizcño por flexion del miembro y la resistenc.ia al 

cortante es entonces evaluada. De óste modo, el procedimiento 

actual es un análisis para deterrnjndr la resistencia al cortante 

del concreto ve, comparándolo con el esfuer7.n n,., cart:intc 

actuante vu. Puer;to qu(~ la rcsi:.;.tcnciJ. ii corlt1nt.e puede estar 



gobernada por alguno de los dos tipos de mecanismos de falla 

(debido n los diferentes tipos d~ ñgr1~tñmiento descritos 

anteriormente) ambos deberan ser considcr.Jdos. El q~e resulte 

menor de los dos gobernará la resistencia a cortante t1c en una 

sección dada. 

El esfuerzo cortante que forma las grietas inclinadas es 

designado Vci, y el esfuerzo cortante relacionado con la 

formación de grietas de tensión principal en el alma es designado 

Vcw, los estribos serán disefiados por la diferencia entre (Vu-Vc) 

y donde Ve es e 1 menor de Vcw ó Vci. 

2.4.1- EvalUllCion de Vcw ( agrietamiento del alma por cortante) 

La ecuación del ACl para la evaluación de Vcw es una 

aproximación de la expresión más compleja que se usaria para 

calcular el esfuerzo de tensión principal en el centroidc de una 

viga de concreto presforzada simple. Los estudios experimentales 

en vigas de este tipo mostraron que el inicio de grietan en el 

alma por cortante correlacionadas con un esfucr=:o de tcnsion 

principal en el centroide de Ja sección igual a l. 044 ./f'c.' f;sto 

da una base para Ctllcular la resistencia a cortante del concreto 

cuando el inicio del agrietamiento es en el alnia: (Vcw~(•(W bd) 

La capacidad a tensión del micrr.bro es nlcanzada si: 

donde t 11
1: resistencia de tension del concreto, 
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&w::::: esfuerzo de cortante. 

fp = esf.uerzo a compresión debido al presfuerzo. 

A partir de ésta expresión se puede obtener la siguiente 

fórmula: 

Ucv 

Si se remplaza 

f"l /1+ A 
("e 

a f"l por l. 044 que es un valor 

obtenido de estudios experimentales, además de multiplicarlo por 

un factor de reducción se obtiene el valor de ucw: 

<>cv= 0.93~ [A+~ j 
o . 9 3 ¡-;:-;-;; 

La curva que representa esta ecuación es gra ficada en la 

fig. (7) como una linea sólida. La ecuación puede ser 

simplificada a la forma: 

<k• = 0.93 ~+ 0.3 fp • 

Que se muestra con lineas punteadas de la fig.7 

Si los torones están desviados se debe incrementar la 

aportación de ésta desviación como su componente vertical, asi 

que el ACI- 83 indica: 

11 



Vcv =(0.93 ./[:;' + O,J fp)bwci + Vp -------(1) 

Esta ecuación es la (ll.13) del reglamento 

fp = esfuerzo a qué está sujeto el concreto debido alpresfuerzo. 

Vp es la aportación de los torones desviados. 

Vp se calcula como 

Vp = sen ex Fe 

donde a es el ángulo de la desviación de los torones. 

2. 4. 2- EVALUl\CION DE Vci ( agrietamiento de tle:<ión inclinada) 

Este análosis fue introducido como parte del reglamento del 

ACI en 1961 Este corL.rnLc~ Vci que !:e torm::i dc::.pué:::; r.!cd 

agrietamiento por flexión se correlaciona con la formación de una 

grieta por flexión a una distancia d/ 2 de la sección bajo 

consideración más un cortante que es función de las dimensiones 

de la sección transversal y de la resistencia del concreto. Esto 

se expresa comu sigue~ 

Vci= 0.16 bwd/[,;; + Mcr 
M d 
V - 2 

+ Vd 

donde Vd es el cortante debido a la carga muerta 

La figura a muestra la relación entre esta ecuación propuesta 

en el reglamento ACI 318-63 y los resultados experimentales 

disponibles. 
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El segundo término involucra Mcr. (explicado anteriormente) 

que es el Momento debido a la aplicación de cargas cuando las 

grietas a flexión aparecen. Este término por lo tanto da, el 

cortante debido a la aplicación de cargas cuando las grietas a 

flexión aparecen, aún cuando está expresado en términos de 

Momento. 

El momento de agrietamiento fue demostrado por medio de 

pruebas que se correlaciona conservadorarnente con el valor de 

1.6~ que se conoc0 como módulo de ruptura del concreto. 

Her= ( 1 . 6 ,¡-¡;;, 
yt 
I + fpe - fd ) 

-------- ( 2) 

ecuación 11.12 del reglamento ACIJlB-83) 

En el r,cr 318-77 un cambio simpli.ficatorio ha sido hecho en 

laecuación para Vci. El denominador de la ecuación le fue 

suprimido d/2 resultando la ecuación 11.ll del ACI: 

Vci~ 0.16 b·d ;-¡,-;, VuH~cr , y., -----(3) 

2,5- HETODO SIMPLIFICADO DE DISE!lO 

otro procedimiento de diseño para evaluar la resistencia a 

tureza cortante del concreto es determinar Ve cuu ld t::.<presión 

propuesta originalmente en el reglamento ACI 318-70: 

------ (4) 
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En el reglamento ACI 318-83 aparece como la ecuación 11.10. 

Esta ecuación no es más que un método simplificado de diseño 

en el que no se necesita calcular Vci ni Vcw. En realidad ésta 

ecuación es una simplificación de la ecuación 11.11 para 

determinar Vci presentada anteriormente. 

La ecuación del método simplificado se compara en la figura 9 

con resultados experimentales de vigas presforzadas que fallaron 

en cortante y que no contenian acero de refuerzo en el alma. 

Estos datos incluyen miembros con una gran Vi1riedad de nivel de 

presfuerzo y de resistencia del concreto. El factor de reducción 

en ésta figura es supuesto como de uno. 

En la figura 9 los punto3 llenas representan reusllados 

experimentales para miembros con un presfucrzo efectivo mayor o 

igual que o. 4 fpu fpu igual a fsr Los puntos vacios 

corresponden a un pres fuerzo menor de O. 4 fpu. Dentro de ósta 

información también se incluyen varios ensayes en los que no 

habia presfuerzo. 

Como se puede observar, solamente las vigas con un 

presfuerzo efectivo de más de 0.4 fpu fallaron a un esfuerzo 

cortante inferior que el establecido por la fórmula del método 

simplificado. 

2.6 COMPARACION CON ESTUDIOS EXPERIMENTALES 

La ecuación de diseño del método simplificado y las 

ecuaciones para determinar Vci y Vcw se utilizuron para ilustrar 

el dfaeño por cortante de vigas T invertidas, vigas doble T y 

14 



secciones tipo AASHTO en I. Los ejemplos se ilustran en las 

figuras 10, 11 y 12 respectivamente, se establecen las 

comparaciones al calcular la contribución del concreto a la 

resistencia del cortante por 11edio de la ecuación (11.10) y el 

cortante equivalente calculado de la aciaciones para Vci y Vcw. 

Para las vigas T invertidas y las doble T se consideraron 

tres c<..i.:_;os cor_.::,_~:¡;r~n010ntes a presfurzo ligero, moderado •? 

.... --·~::i.' . .1..~ 

obtuvieron haciendo variar el peralte de la sección, mientras se 

mantenia constante el nlimero de torones. En la viga doble T, la 

sección se mantuvo constante y el número de torones se hizo 

variar. La resistencia del concreto f' e se supuso igual a 350 

kg/cm 2 en todos los casos. 

Las vigas 'r invertidas se consideraron que tenian cargas 

uniformente repartidas y simplemente apoyadas en un claro de 9.1 

aetros fig .10. Para el caso de pres fuerzo moderado e intenso ve 

calculado con la ecuación del 11étodo simplificado •• muestra con 

lineas punteadas y es semejante al ve obtenido con el cortante 

equivalente del las expresiones vcw y vci. 

Para el caso de presfuerzo liqero, la ecuación del método 

simpificado es menos conservadora.Sin embarqo en los tres casos 

ve es mayor que el esfuerzo cortante vu necesario para agotar la 

capacidad a flexión al centro de la viga. 

La viga doble T se consideró también como si tuviera una 

carga uniforme y como simplemente apoyada sabre un clara de 9 .1 

metros como se muestra en la fugura 11, la comparación de la 

ecuación del método simplificada con la menor del cálculo de vci 

15 



y Ucw es muy buena para el caso de presfuerzo ligero. Se vuelve 

mas conservadora para el caso de prosfuerzo moderado e intenso. 

Para la sección tipo AASHTO mostrada en la figura 12 se 

consideró una carga de H20-516-44. Como se puede apreciar, los 

valores propuestos por el reglam~nto ACI son muy consrvadoras en 

este caso. 

2,7 COMSlDCPJ.CIONES DEL R.C.D.F,- 87 

Las expresiones de diseño para estimar la resistencia a la 

fuerza cortante del concreto se encuentran contenidas en la parte 

2.1.5 del reglamento, en esta parte se dedica en la sección Yiia 

presentar las expresiones para miembros de concreto presforzado: 

" En secciones con presfuerzo total,donde los tendones estén 

adheridos y no estén situados en la zona de transferencia, la 

fuerza Ver se calculará con la expresión: 

Ver= FR bd(0.15~ + 50 VMdp ) ----- (2.19) 

Sin embargo, no es necesario tomar Ver menor que: 

O. 5 Fn b d ¡¡;;-
Ni deberá tomarse mayor que: 

1.3 FR b d ~ 
En la expresión 2.19, M y V son el momento flexionante y la 

fuerza cortante que actuan en la sección y dp es la distancia de 

la fibra extrema a compresión al centroide de los tendones de 

presfuerzo. El peralte efectivo d , es la distancia de la fibra 
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extrema a compresión al centroide de los tendones situados en la 

zona de tensión, sin que tenga que tornarse menor que o.a veces el 

peral te total ". 

Co110 puede apreciarse, la fórmula 2.19 del R.c.D.F. para 

estimar la contribución del concreto a la resistencia por 

cortante es la misma que la expresión ( 4) presentada 

anteriormente y que corresponde al método sirnplif icado de diseño 

del reglamento del ACI. 

Sin embargo, en el criterio de diseño que presenta mayor 

diferencia es en las secciones de elementos de concreto con 

presfuerzo parcial, y en secciones con prcsfuerzo total donde los 

tendones no están adheridos o situados en la zona de 

transferencia. Ya que éstas secciones el R. e. D. f'. considera que 

se deberán diseñar como elementos de concreto reforzado, 

despreciando la contribución del presfuerzo. Ofreciendo con ésto 

un criterio bastante conservador. 

El reglamento del ACI especifica por el contrario que en esas 

secciones la reducción del prm:;fuerzo debe tenerse en cuenta 

cuando se calcule vcw . Este valor de Vcw se debe considerar 

también como el limite 11áxi110 para la ecuación (4). Este criterio 

es aparentemente más racional que el presentado por el R.c.o.r. 

·. 
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a) viga con torón 
recto 

b) viga con torón 
inclinado 
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e) viga con eje axial inclinado 

pero con torón recto 

Fig. 1.- Cortante llevado por el concreto y tendones 

a) viga ein cortante 
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_____ /~ 
Curve f' 

b) viga continua 
con cargAs concentradas 
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Fig. 4 Desarrollo dt.' las grietas por cortante 



Fig. 5 grietas de tensión inclinadas originadas de grietas de flexión 

1 1 

fig. b grietas de tensi.ón inclinadas originadas en el alma 
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Fig. 7 Relación entre esfuerzo nominal de cortante (en el alma) y 
esfuerzo de compresión en el centroide. (cw) 
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Fig. 8 agrietamiento diagonal en aquellas re>:fones clP ln viga en 
donde previamentl' han ,1p.irecido las griet.1s a flexión. 
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Ha! Ja de 5/16 ale 10 cm 

(n-1 )As donde: As=O. 49x6= 2. 94cm2 

= 14. 7 cm
2 

Torón de 112'' As= O. 99cm
2 

(n-1 )As= 5x0. 99= 4. 95ca2 

Area de torones= O. 99cm
2 

2 Arca de Varll las= 1. 27cm 

Varl l!a de 112" As= 1. 27 cm2 

(n-1)As=5x\.27= 6. 35x 2 varl Jlas= 12. 7cm2 

Elem A Ay d d2 Ad" 

414 23 9522 9. 23 85.1 35269. 9 73002 

2 138 JO. 66 4231. 08 l. 57 2. 47 340. 86 16222. 67 

3 300 48. 5 14550 16. 27 264. 7 79410 625. o 

4 14. 7 48. 5 712.95 16. 2·1 264. 7 3891. 28 

5 4. QS 22.5 111. 37 9.73 94. 67 468. 63 

6 4. 95 17. 5 86. 62 14.73 216. 97 1074.02 

7 4. 95 12. 5 61. 88 19. 73 389 1926. 9 

8 4. 95 ·1. 5 37. 125 24. 7J 611 3027. 29 

9 12. 7 3. 5 44. 45 28. 7J 825 10482. 74 

10 12. 7 2. 5 31 29. 73 883 11225. 19 

911.9 29389. 23 147116. 81 89849. 67 



De lo anterior: 

yl••~ 29389. 23 
911. 99 

32. 23cm 

ha=l Ad'+ l l= 236966.48 cm' 

ESFUERZOS PERMISIBLES EN CONDICIONES OE SERVICIO 

El esfuerzo cortante máximo actúa un metro del apoyo, por lo 

tnnto: 

f1- ~9 Ylsa 

[,.- 7:. y ... 

H =l(Pl=P. (por metro) 

P(32. 23)100 = O 0014p 
236966. 48 . 

P(IS. Tl)IOO ~ 0.0079P 
2369~ 

) ... "' 

donde: r,= esfuerzo en la fibra extrema inferior (a tens16n} 

f•= esfuerzo en la fibra exlrcina superior ( a compresión) 

ESFUERZOS AcnJA!rTES Y PERKIS IBU:S EN EL ACDlO DE !'!\ESFUERZO 

- Se uUllza acero de presfuerzo Upo 270K= 18900 lcg/c111. 2 

- Se apllcará. a. los cables un pretcnsado igual al 70X de su capacidad 

a tensión 

fo = O. 70foc = O. "/O( 18900)= 132JO kg/cm2 

fo :: esfuerzo neto 1n1c1a l 

fu= 1nd1ce del acero de prcsfucrzo que indica su resistencia máxima 

Pérdidas totales del 20X : 

fo=fox0.8= 13230x0.8= 10617 kg/cm
2 

F= A,r f•= O. 99x\0617= !OSI 1 kg F 

fe= esfuerzo efectivo 

fuerza efcctl va aplicada al 
ulo¡¡enlo por ca.-t~ tnrón 

Al elemento se le aplicará. una fuerza efectlva (en condlcioncs de 

scrvlclo) de: 

P= 4(10511.4) 

P= 42045 kg 



Y en la primera etapa (inmediatamente después de Ja transferencia): 

rll"0.99(13230)= 13097. 1 kg 

Po= 4(13097) = 52390.8 kg 

EXCDITRICIDAD (e): 

r 

• • 
1.s 

r=15cm 

e= y
1
., - r =!7. 23c11 

1) ESF1JERZOS ACTUANTES EN LA PR!Hffi ETAPA 

-En esta etapa solo se consideran los esfuerzos provocados por el 

presfuerzo Inicial (antes de la carga viva) 

-Inmediatamente después de la transferencia 

Po + Poe 
U', ------y 

t • A 1 1 •• 

52390.8 52390.8(17.23) (32.23) = 179.32 kg/cm2 < 0.6f'et 
"'1 =~ + 236966. 48 

52390. 8( 17. 23) 
236966. 48 

(18. 77) -13. 19 kg/cm2 <O.~· 

f' el= esfuerzo del concreto inmediatamente despuós de la transferencia 
y es el 80~ de su reslstcncla máxh1<l 

O. 9Ír;-~;;:; es el esfuerzo permisible para concreto en la fibra supe -
rlor en la primera etapa (a tensión) 

0.6f'c1 esfuerzo perml~lble del concreto en la fibra inferior en la 
primer etapa (compresión) 



Diagramas de esfuerzo debido solo al prcsfuerzo: 

S7,(5 -71.5 -tJ.9 

o \ l 
(-) Tensión 

( t) Compresión 

122. 7 179 

2) ESFUERZOS ACTIJANTES EN CONDICIONES DE SERVICIO 

{Debidos solamente al presfuerzo, e 1ncluyendo lits pérdidas totales 
de 1 zar. aprox. ) 

Aqui no se comparan con los esfuerzos pcrmlslbles porque faltan las 

cargas externas. 

46.07 -S7.J8 -11.29 

(-) tensión 

( +) Compresión 

98.SJ 144.637 

CALaJLO DE LA CARGA HAXIKA (DE FALLA Ell CONDICIONES DE SERVICIO) 

Para un concreto de resistencia f'c=300 kg/cm 2 y suslltuyendo la 

ecuación (1 j 

0'•=-1J.28+ O. 0079P= 300 P=39. 4 T 

O'I• 144. 63-0. 0014P= -27. 7 P•=IZ.31 T (P de agrletamlcnto) 



HOKDmJ DE AGRIETAHIEIITO 

fpe= 144. 63 kg/cm2
, esfuerzo debldo solo al presfuerzo en la flbra 

lnferlor 

fo= 3 kg/cm~ 

l. 6¡-;:-; 

Her 
236966. 48 

32. 23 

12. 45 T• m 

que es el esfuerzo debldo a la carga 
•uerta 

esfuerzo de tensión máximo en condlclones de scr­
vlclo 

144. 63- 3+ l. 6¡;;;; ] = 1245068 kg· cm 

Kcr:: P1. (como co:aprobac16n) 

Con este momento que es igual a la carga en la cual se agrieta la 

viga y sustituyendo este valor en las ecuaciones (1) y sumando los es -

fuerzas debidos al presfucrzo en condlclones de servicio: 

f ·=-11. 28+0. 000079 ( 1245068 )= 87. 08 

f1= 144. 63-0. 00014( 1245068)=-29.68 

kg/cm: } 

kg/cm 

al rmmento en que se 

agrlela 



CALCULO DE LA CURVA MOMENTO vs CURVATURA 

I) Para un momento H•O, c=-K. (esta deformación es del concreto en 

la fibra superior a compresión}, solo actúa el presfuerzo, es 

decir antes de las cargas de servicio pero con pérdidas del 20X 

Diagramas de esfuerzos (del anállsls 2) 

n
~ \~e y fe --~t.28 

+ = -~ 

+ + 

144. 63 

Por triángulos semejantes: 

lt.28+144.63 = ~ 
51 e 

e = J. 69 cm 

comof1'mcEc y para un concreto clase 1 I: 

Ec=1400~ = 1400~ = 242487.l l kg/cm
2 

-1t.28 
Ce= 242487 , !I = -0, 00004652 

~=_e_ 
e 

~ --o. 00004652 ~ o. 00001261 
3.69 ( que es el punto que se) 

graflca 



DIAGRA!IAS DE DEFORllACIONES 

Se hace para cada incremento de la deformación del concreto en la 

fibra superior (a compresión) 

e = 
lp 
-~ = 

E 
18960(0.7)(0.8) = 0.005588 

l. 9x10
6 

(70Y. del esfuerzo al inicio y 20 Y. de pérdidas) 

Para una deformación lnlclal de 0.0005 en la fibra superior del 

concreto y una profundidad del eje neutro (e) de 35 cm: 

C«0. 0005 

O.(X)()42'1 

~EE, F=uA 

E acero de presfuerzo= 1. 9xl0
6 

E acero de refuerzo a 2. 039x10
6 

DEFORMA CON ES 

e=~ (K )+e 
1 e l 1p 

.0005 
c,--3-5-

.0005 
c=---

2 35 

e= 0.00557 
J 

e = O. 00550 • 

(9)• 0.005588= 0.005716 

(4)• o. 005588= o. 00565 

c.,- ·~~os l 12. 5l=o. 000193 

e =0.000179 

" 

Area del torón de 112' '=O. 99 cm 2 

Arca de la varilla de 112"= 1.27 ciai 



Fuerzas actuantes en cada torón: 

Tor6n 1 

a = 1. 9x10
6
l0. 005716 )=10860. 6 kglcm' 

F1= 10860 (0. 99) 10752. 87 kg 

Torón 2 1 F2= 10618. 51 kg 

Torón 3, FJ= 10484. 16 kg 

Torón 4, Ft= 10349. 80 kg 

2 varll las de r,u:::: 998. 82 kg 

2 var l llas de FA2= 924. 83 kg 

L F= 44128. 99 kg 

Fuerzas en el concreto: 

Cct= be f'c _e_ 1- _e __ ] 
Co 3co 

( º· ººº5] r º· ººº5 Cc1=60(35)(300l o. 003 ll-3 (0. 003 ¡ 

Cc1• 99166. 66 

Cc2= 55032. 24 

co=O. 003 

e =O. 0005 

CcT= Cc1-Cc2= ~kg >>>> C ¿ T 

"'=_e_= 0.0005 = 0.0000142RS 
' e J!> 

¡cea se calcula en c-t, y b=60S 

L 



Momento acluant.e 

Primero se tiene que encontrar los centroldes de las fuerzas a 

compresl6n en el concreto con la siguiente ecuac16n: 

- [ Seo- Je l 
x1,2= e 12co-4c 

donde: co= O. 003 

e = O. 0005 

[ 
8(0.003)-3(0.0005) l 

x
1
= 35 12¡0 , 001 ¡_410 . 0005 ¡ = 35(0.661765)= 23.162 cm 

- [ 8(0.003)-3(0.000428) l 
x2= 30 12 (o.OOJ)- 4 (o.ooo428 ¡ = 30(0.66251= 19.875 cm 

H = 9n66. 66 (23. 162 )-55032. 24 (19. 875) + 10752. 87(9)+10618. 51 (4) + 

•10484. 16(1) + 10349. 8 (6) +998. 82 ( 13. 5 )+924. 83( 12. 5) 

1440009. 69 

H 14.4 T·m 



Para: 

ce 0.001 y e= 20 

Ce= O. 001 e = O. 005588 
l 

Def ormac tones! 

e = O. 006788 
1 

e,= 0.006538 

c
3
= 0.00629 

E,= O. 006038 

D1= O. 00\43 

CA2"' 0. 00138 

Cc1= 60(20)(300)[ ~:gg; l (1- -3(0~g~3 l] 

Cc1= 106666. 667 

cc2= 45(1 5 )(JOOI( 0.00075) [l- 0.00075] 
O. OOJ :iro:-Ofü) 

Ccz= 46406. 25 

Ccr= Cc1-Cc2= 602&0. 42 kg C • T 

.p = 0¡~01 = o. oooon619 

Cent roldes: 

Fuerzas; 

F1= 12768. 23 

Fz= t 2297. 98 

FJ= 11822.73 

F<= 11357. 49 

Fu= 7380. 16 

FA2 = 7121.21 

E F = 62752. 78 

- [ 8(0. 003)-JfO. 001) ] 
::C

1 
= 20 12¡0 . OOJ)-4 (0. 001 ¡ = 20(0. 65625)= 13. 126 cm 

- [ 8(0.003)-3(0.00075) ] x,= IS l2f0.003l-4(0.00075) • IS(0.6567)= 9.BSI e,. 

H = 106666.667(l3. l26)-46406.5(9.SSl)>l2768.23(24l+12297(19)+ 

+!1827. 73(14.)• 11357. 5(9)+7380. 16(27. 5)+7121. 21(28. 5)= 2156769 kg cm 

=21.57Tm 



Para ce= O. 0015 
y e = 17 cm 

Clp=O. 005588 

Deformac1 ones: Fuerzas: 

c1= O. 00797 F1= 14992. 29 

c2= 0.00753 F2= 14162. 38 

CJ= o. 00709 FJ= 13332. 53 

e<= o. 00665 F4= 12502. 68 

c..1.1= >O. 002 FAt=: 10660.00 

u2=- >O. 002 FA2= 10660. 00 

[ F = 76309. 88 kg 

Nota: et y cz llenen un;i deformación mayor que 
la de fluencia, por lo que la fuerza máxima es de 10660 kg 

e ( )( )( 0.0015 )( 0.0015 ] . 5 c1= 60 17 300 
0

_
003 

1- -
310

_
0031 

= 121 oo 

Cc2= 45(12)(300)(-º·ºº 1º?.':..) [1- O.OOOJ0
59]= 50449 827 

0.003 3(0.003) . 

Ccr = [ F 

~ = o. ~~ 15 = o. 000088235 

Cent ro 1 des: 

•= 17 [8(0.003)-3(0.0015)_)= 1105 cm 
~, ""'f2Tó.003)-4(0.0015l ' 

[ 
8(0.00JJ-3(0.00IOS9i] x,= 12 12(0.003)-4(0.001059) = 7· 87 cm 

H= 127500 { 11. OS J-50449. 83 (7. 87)+ 14992. 29(27J•14162. 38 {22 l • 

113332. 5J( l'I J+ 12502. 68 ( 12) + 10660( 30. 5 l +10660(31. 5 )= 

H= 28. 233 T m 



: Para ce= O. 002 

y e= 14 cm 

0.002 Deformaciones: 

c1= O. 00987 

c2= O. 00916 

CJ= 0. 00844 

e•= O. 00773 

e.u= >O. 002 

cA2= >O. 002 

Fuerzas: 

fl= 18572. 46 

F2= 17228. 89 

fJ= 15885. 3 

F•= 14541. 74 

FA!= 10660 

FAz::: 10660 

L F = 87548. 398 kg 

Cc2= 45(9)(300)( º·g~~~~6 ][1- ~¡go~~~~ J = 44632.65 

CCT • L f 

~ = o 1~º; = o. 000142857 

Centroidt>s: 

~ = 14 [ 8(0. 003)-3(0. 002) ] = 9 0 cm 
1 12C0.003l-4(0.002l . 

'= 9 [ 8(0.0~J:_:J_(~ll_1_2_83l J s 8'5 
'2 ~003J-4(0.001286Í · ' cm 

H = 130666.00(9)- 44632.65(5.875)+ 18572.46(30)+ 17228.89(25) + 

+ 15885. 3(20)+14541. 74( 15)+10660(JJ. 5)+!0660f 34. 5)= 

= JI. 62 T m 



1Para ce= 0.0025 

y e= 12. 5 cm 

Deformaciones: fuerzas: 

12s . { c1= O. 01188 >O. 01 Ft= 18770. 00 

ce= O. 01080 >O. 01 F2= 18770. 00 

CJ= 0. 00989 FJ= 18599. 30 

e<= o. 00880 F•= 16718. 33 

CAt::: >O. 002 Fu= 10660 

3• \" 
CA2= >O. 002 FAZ= 10660 

[ F = 94172. 63 kg 

• Estos torones fluy~n. por estar más al la de su limite elástico 

cc1= &OC14l(JOoJ( ~:~~;5)[1- ~(~º~~Ji) = l35fü.667 

Cc2= 45(7.5)(300)( 
00~~~; ](1- -3~0~g;;)] = 42187.5 

Cct= Cc1 ·Cc2= 93229. 166 kg Cct ~ [ f 

Cent roldes: 

( 
8(0. 003)-3(0. 0025) ] 

;(,= 12 · 5 12(0.ooJ)-4(0.002:;) = 7 · ?J ""' 

[ 
8(0.003)-3(0.0015) 

;(,= 7 · 5 12(0.003)-4(0.0015) =4.875cm 

M = 135416.67(7.93)- 42187.5(4.875)• 18"/IOCJ!.5)• 18T/0{26.S) + 

+ 18599. 5(21. 5)•116718. 33( 16. 5l•10660(35 )•10660(36)= 

= 33.89 r. m 



:Para ce= O. 003 

y e= 11.5 cm 

0.003 Deformaciones: Fuerzas: 

c1= 0.0139 >0.01 Fl= 18770.00 

c2= O. 0126 >O.O! r2= 18770. 00 

CJ• 0.0113 >O. O! fJ= 18770. 00 

c1= O. 0101 >O. O! f4= 187'/0. 00 

CA!= >O. 002 FAt= 10660. ºº 
CA2= >O. 002 fA2= 10660. 00 

[ r = 94172.63 kg 

• lodos los lorones fluyen, asi como las varillas 

( o. 003 l [ o. 003 ] Cc1= 60(14)(300) o.oo3 1- :mJ:"oo3 l 138000 

Cc2= 45(7.5)(300)( OÓ~g~~9~ )[1- -Tiáºg~~j6 ] = 40259.6 

Ccr= Cc1-Cc2= 97740. 39 kg Ccr ~ [ r 

~· 0
·
003 

0.000261 1r:5 = 

Centroldes: 

- [ 8(0. 003)-3(0. 003) l 
x,= II. 5 12(0.00J)-4(0-:ooJ) 7. 187 cm 

[ 
8(0. 003)-3(0. 001696) ] x,= 7 · 5 12co.003)-4(0.001696T 

4. 2076 cm 

M = 138000(7. 18)- 40253.3(4. 208)• 18770(32+27•22+17)+ 

+10660(35. 5+36. 5)= 3429485. 17 kg.cm 

H= 34.30 T·m 
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REVISION i'OR FUERZA CORTANTE 

REGLAMEllTO ACl-83 

PARA VIGAS T (HETODO SIMPLIFICADO) 

Ve~ O. 53;-;:-;, ( b'dop + ¡
2 

) = Ve mln 

Ves l. 3¡-;:-;, [ b' d•p + r• ) = Ve ma.x 

v~u !Í. 1 

[)onde: 

b' = bw promedio 

dsp= h - r r; ccntroldc del acero= 15 cm 

d.p= 51 - IS= 36 cm = dt 

Ve mln= 0.53;;;;; (12x36 + 5
2

)= 4195.~_kg 

Ve= (0.16/;; +49 ~~ 36] (12+J6x s2]= 

Ve= 1266.48 + 806148 
X 



Reducciones por dimensiones: 

1. - si h > O. 7m ------------ O. 7 Ve 

2. - si h/b > 6 ------------ O. 7 Ve 

3. - si h > O. 7m y h/b > 6 -- O. 4 Ve 

Ve para concreto reforzado: 

Arca de acero: 4(0.99)+ 4(1.27)= 9.04 cm
2 

En nuestro caso no hay rc­
ducc iones 

A• 9. 04 
Pp= b dap - 60x36 = O. 0042 b; ancho del paUn a compresión 

se usa P < O. 01 J 
~v_c~=-(_b_'~d_,_•_·~1_2 _11_0_._2_•_J_o~P-p_l~,r-¡:· 

Ve ( !2x 36+ 52¡ (O, 2+ JOxO. 0042) ha = 2580. 44 kg 

S[CCIONES QUE DEBEN REVISARSE POR CORTANTE: 

1. - A una distancia h/2 del pa~o lnlerlor del apoyo 

2. - Donde se presenten cargas puntuales 

3. - Al final de la longitud de transferanc\a 

4. - Desvio de torones del prctcnsado 

5. - Al centro del claro 

ó. - A cad~ :::.ctro ;:i p:irt!r tiP) rPntro del claro y hacia los apoyos 



Long! tud de transferencia: 

lt= o.014 (r•r- o. 67f )~ 

f= 0.1 X k X f&r::. 10584 kg/cm2 

fr;p=: esfuerzo de tensión a que está 5Ujeto el acero de presfuerzo 

Pero como la vlga está sujeta a esfurzos úl t lmos: 

f•r= f" = 10584 kg/cm
2 

lt= 0.014 ( 10584-0.67<10584] 0.99= 48.5 cm 

Revisión por fuerz;i corlaoLe en secciones de vigas prcsforz.adas~ 

Se revisará en secciones a: 

A - h/2: 51/2::: 2S. Scm a par Lir del apoyo 

B - A 48. 5 cm fin de la longltud de trarisferenda 

C - A 75 cm a parllr del apoyo 

D - .4. un metro del apoyo donde se encuentra la carga concentrada 

Susll tuy(mdo las anteriores dlslanclas en las ecuacione5 para concreto 

presforzado y r~forz<ldo: 

Scccion: A ll e D 

---1~bs~::·~_"_"" -----~-----·-·--·----- ~------

Ve ikg! 2580. 44 

Ve lkg} 17888. 12015.12 QTU '):, 1 í2) 

Ve ikgl 2580. 4.1 10290. 10290. 1 9327. 96 
1 

( ]) 

(1) Se calcula co11io concreto reforzado por estar ilntcs de l.:1 longitud 

de trd1is(crt>ncia 

(2) f;nncrcto ptesíorzado 

IJ) Vcflnlt!vo. y estl. restringido por Ve Kax y Ve Hin 



REVIS!ON DE CORTANTE POR EL HETOOO ESPEC!l'ICO 

a.) Fle)(lón cortante o grietas lncllnadas de flexión: 

2 Vu Kcr 
Vc1= 0.16~(bw·d + t ) + __ H_u_ -~ 

donde Her es el momento de agr lctamlento 

- sustituyendo valores: 

Vc1= O. 16ho ( 12xJ6+ 52¡ 

Secciones a revisar: 

A - h/2= 25. 5 cm del apoyo 

124506'8 
X 

B - 48.S cm fln de la longitud de transferencla 

C - a 75 cm a partir del apoyo 

D - a un metro donde se concentra la carga 

SECC!Otl: A B e 

Ve (kgl 50092. 7 269)7. 98 17867.4 

D 

13717. 16 



b) Cálculo del cortante máximo para el agrietamlento en el alma 

Ve. = O. 93~ + o. J fpc [ b. d + t
2

] + ~ 
Donde: fpe esfuerzo a compreslón debldo al esfuezo en el ccntrol­

dc de la sccclon de la vlga (y :::: O en ~ Yl) 

fp,- !i~4; - 46. 107 kg/cm
2 

Vcw = 0.9Jho; + 0.J {46.107) (2x36 + 52
) 

Vcw= 13682 . 66 kg 

Debido a que en la sección A hay menos probabl l1dad de que suceda 

el agrietamiento inclinado por flexión, debe predominar para el 

d1se1'o Vcw que es más crlUco, 



Vc~1 

~00~1 

40000 

17"'87 

11111 
1~• St t 

z5. s 

Gráfica del método detallado 
Viga '!' 

8 

1S 

f- inicio aprox. de las grietas por flexión 

o 
Vc.w 



CAPITULO IV 

" DISE.110 DE UllA VIGh TT (DOBLE T) " 

r 2 50 

150 

51 
TOfjo.JE:S oi;. , i 

t'z."J¿: 
VAA.l...~A~ OE Q 

l/'l" ti 
-l----

f-L 



Area de torones= O. 99cm
2 

Arca de var 111 as=!. 27cm2 

l-====::;=::-::-::-:;:::==='.::==:::::~:-======~· ,,'-~: .-----------..-.-- --~----'""'-" 

n=6 

'1,10 
11, ll 

l!,1+ 
1 e,1, 

Halla de 5/16 a/c 10 cm 

1 

l l 
1 
1 

:· 
1 • 
1 • 
1 • 

17,18 
19,tO 

A=(n-1 )As donde· As=O. 49x25= 12. 25 cm2 

A= 61. 25 cm
2 

Torón de 112'' As::. O. 99c:m2 

(n-l)As= 5x0.99= 4.95cm2 

Varilla do 112'' As= !. 27 
2 

cm 

(n-1 )As= 5xl. 27= 6. 35x 2 var 11 las= 12. 7cm2 

Elem A Ay d d2 

1=2 828. 23. 19044. 13. 66 186. 5 

3=4=5=6 276. 30.66 8462. 16 6. o 36. o 
1250 48. 60625. 11 84 140. J 

8 61. 25 48. 5 2570. 63 11. 84 140. 3 

9=10 9. 9 22. 5 222. 75 14. 16 200. 4 

11=12 9. 1·1. 5 IJJ. 25 19. !& 36&. 97 

13=14 9. 9 12. 5 123. 75 24. 16 583. 53 

15=16 9. 95 7.5 74. 255 29. 16 850. 1 

17=18 25.,, J.5 88. 9 33. 16 1099. 3 

119=20 25. 4 2.5 63. 5 34. 16 1166. 7 

20505. 65 91848. 185 

Ad2 

154420. 

9924. 18 

175337. 6 

8593. 38 

1984. 

36JJ. 

57TI. 

8415. % 

27923. 5 

29633. 21 

42564?,. 16 

1·16004. 

32445. 3 

2604. 17 

181053. 5 



De lo anterior: 

y ,...!::L.__,,, 
lH A 

91848. 185 
20505. 55 = 36. 66 cm 

I .. =[ Ad
2

+ Í: I= 606695.65 cm' 

ESFUERZOS ACTIJANTES Y PERllISIDLES EN EL ACERO DE PRESFUERZO 

- Se utl liza acero de presfucrzo t lpo 270Y.= 18900 kg/cm 2 

- Se aplicará a los cables un pretensado igual al 70/. de su capacidad 

a tens16n 

fo = O. 70fsr ::e O. 70118900)= 1 J?.?O kg/cm
2 

fo= esfuerzo ncte lrdcial 

fsr= lndlcc del acero de prcslucr20 que indic<l su rcsb;lc1H.i.t máAiln<I 

Pérdidas totales del 20'l. (en condiciones dP servido) 

fe= fox0.8= 13230x0.B= 10616 kg/cm2 

f= A•p fe= 0.99xl0617= 10510 kg 

{~-::;:. esfuerzo efc.:::llvo 

fuerza efectiva a¡.illcada al 
elemento por cad;¡ torón 

Al f>lpmento ~¡> IP aplirará una flwrza efectiva (en condiciones de 

servicio l de: 

P= 8( 10510) 

P=~kg 

Y en la primera etapa (lnmed1al<.1mcnlt: después de la transferencia): 

Fo= 0.99(132370)= 1313"1 kg 

Po= 8(13137) = 105098. 4 kg 



EXCElf!R IC !DAD (e): 

r=lScm 

e= y 
1 
as - r =21. 66 cm 

!l ESFUERZOS ACTIUANTES EN LA PRIHEH ETAPA 

-En esta etapa solo se consideran los esfuerzos provocados por el 

presfuerzo 1nlc1al (antes de la carga vlva) 

-tnmedlatamcnle después de la transferencia 

Po .,. Poe 
ª1·.~ - --¡- YI,• 

105098 105098 (21.66) 136 . 66 ¡ = 179,50 kg/cm2 < 0.6f'et 
e-, = 2505. 65 + 606695. 65 

105098 
CfG : 2505. 65 ( 14. 34) 

f' c1= esfuerzo del concreto lnniedlalamenle despu@s de la transferencia 
y es el SOY. de su resistencia máxima 

O.~= es el esfuerzo permisible para concreto en la fibra supe -
rlor en la prlmer.i etapa {a tensión}. 

O. 6f' et esfuerzo permlslblc del concreto en la fibra lnfer-lor en 1~ 

primer etapa 

Diagramas de esfuerzo debido solo al presfucrzo: 

41.94 -SJ.81 -11.86 

D \ ·\ 
(-)Tensión 

( +) Co•.pres J ón 

137.55 J79.S 



¡[) ESF1JE!lZOS ACTUANTES EH CO!IDICIONF-5 DE SERVICIO 

(Debidos solamente al presfuerzo, e incluyendo las pérdidas totales 
del 20:4 aprox.) 

fe•= 28504058.065 • 84080(21.66) (36.66) 
606695. 65 

fel= 
2

4
5
2
0

0
5

4.5
65

_ 42045(17.23) 114 . 34 ) 
606695. 65 

143. 6 kg/cm
2 

··9. 49 kg/cm
2 

Aquí no se comparan con los esfuerzos permisibles porque fallan tas 

cargas externas. 

J3.S6 43.0S -9.49 

LJ \ \ 
(-) tensión 

( +) Compresión 

tto.os UJ. 6 



CALCULO DE LA CARGA MAlCIMA (DE FALLA EN CONDICIONES DE SERVICIO) 

Para un concreto de rcslstcncta f' c=300 kg/crn2 

MOMENTO DE AGRIETAMIENTO 

fpe= 143.60 kg/cm
2

, esfuerzo debldo solo al presfucrzo en la fibra 
inferior 

fd= 3 kg/cm~ que es el esfuerzo debido a la carga 

muerta 

1.6.;r; esfuerzo de tensión en condlclones de servlclo 
(ü,t!.x1mo) 

H 606695. 65 [ ¡--' ] cr J6. 66 143. 60- 3+ 1. 6{ 300 = 2785451. 5 kg cm 

Her= 27.85 T m 

Con este molf1cnto que es Igual a la carga en la cual se agrieta la 

viga y c;;umando los esfuerzos debidos al presfuerzo en condiclones de 

<lP S'!rY!clc: 

[ =-9 28+ 2785451.5(14.34)= 56 56 
• • 606695. 65 . kg/cm .. } 

ft= 
143

. 
6

_ 2'/85451. 5(36. 66 )=-24. 7! kg/cm 
606695. 65 

al momento en que se 



CALCULO DE LA CURVA KOKENTO vs CURVA TURA 

1) Para un .,omento H=O, c=-11: (esta deformación es del concreto en 

la fibra superior a compresión), solo actúa el prcsfuerzo es 

decir, antes de las cargas de servlclo pero con p@rdldas del 20:'. 

Diagramas de esfuerzos (del analisls Z.l 

Pe 
-1-y - 9. 49 

143. 6 

Por triángulos semejantes: 

como a = e Ec 

Ec=140ooh-~ 

- 9. 49 
ce= 24248T.ll 

-~~ 
~----_J 

9. 49+!43. 6 
51 

9. 49 
e 

e = 3. 16 cm 

y para un concreto clase JI: 

1400~ = 242487.11 kg/cm
2 

-o. 0000391 36 

'1' - que es e pun o que s ~ --o. 000039136 - o. 000012384 ( l t t 
3. 16 graflca 



DIACl\IJIAS DE DEFORMACIONES 

Se hace para cada lncre•ento de la deformación del concreto en la 

ílbra superior {a compresión) 

1896010. 7110.8) 

1. 9x10
6 

o. 005588 

{70% del esfuerzo al lnlclo y 20 Y. de pérdidas) 

Para una dcformac1Ón lnlclal de 0.0005 en la fibra superior del 

concreto y una profundidad del eje neutro (e) de 20 cm: 

.000375 

1 

' . '"\'" 
flJIJlZAS 

cr=Ec , f'"C'A 

DEFORMACONES 

C' = ~-- (K )• C 
1 e 1 tp 

c
1

- ·º~gs P4!• o.oossa8= o.0061sa 

e = . 0061 
2 

e = O. 005938 
) 

r. = o. 005813 • 
e,,= ~~~os 128. 5l=o.0001125 

r = O. 000688 ., 

E acero de presfuerzo= 1. 9xt0
6 

E acero de refuerzo 2 DJº>: I '/' 

Arca del torón de 1/2'' 2 u. 99 cm
2 

Arca de la var 11 Ja de 112' '::::: t. 27 cm
2 



F'uerzas actuantes en cada torón: 

Torones 1 

"= l.9x106co.00619)= 11757.2 kg/cm2 

Ft= 1157. 2(0. 99)x 2 torones = 23279. 26 kg 

Torones 2, F2= 22809 kg 

Toroncs 3, fp 22338. 76 kg 

Torones 4, F•= 21868. 51 kg 

var!llas de 1/2" Fu= 13616.56 kg 

varl ! las de 1/2" FA2= 13138. 79 kg 

----
l: F= 117oso. as kp, 

fuerzas en el concrclo: 

1 e . r . c.. ;··J· 
1 C!"'= b C [C.:: -- l 1- ---- i 

Co Jco , L ______________ __'__ __ _ 

Cct=250(20) (300) (-?"ººº5
) [1--~~~-J . o. 003 310. 003¡ 

Cct= 236111.11 

Ccz= 118593. 75 

Ccr= Cc1-Cc2= 117515.36 kg U)) C -

co=O. 003 

r. =O. 0005 



H<>Gllenlo actuante 

Primero se t1ene que encontrar los centro1des de las fuerzas a 

compresión en el concreto 

donde: co= O. 003 

e= 0.0005 

[ 
S(D,003)-3(0.0005} J x,= 20 12¡0 , 003 )-4 (o.ooOST = 20(0.661765)= 13.23 cm 

( 
8(0. 003)-3(0. 000375) J 

x2= 15 lZ(O.OOJ)- 4 ¡0 , 0003751 = 15(0.663041= 9.946 cm 

H 23611. 11 ( 1 J. 235 )-118593. 75 ( 9. 946 )+23279. 2(24) +22809 ( 19) + 

+22338. 76( 14 )+21868. 5( 9) + 13616. 56(28. 5)+13138. 79 (27. s) = 

= 4196416. 82 kg cm 

H =41.9Tm 



Para: 

e= 0.001 y e= 9. 5 

ec= O. 001 e = O. 005588 
1 

Deformaciones: Fuerzas: 

e= 0.0092 
1 

F1 = 34684. 06 

e = o. 00869 
2 

F2= 32704. 06 

e = O. 008167 
J 

fJ= 30724. 06 

« = o. 00764 F•= 28744. 06 

:y¡ 
CAi?: 0. 002 FAI= 21336. 00 

CA22:Ü. 002 FA2= 213:16. 00 

[ F =169528. 22 

Cc1= 250(9 5)(300)( ~:~~;) (1- J(oº~~J)l 

Cc1= 21111 11 

Ccl= 220( 4.Slf 300)( ~000474) [l- 0.000474] 
O.OOJ J(O.OO:J) 

Cc2= 44426. 59 

4> • º9º~ 1 =o. 00010417 

Cent roldes: 

[ 
8(0. 003)-3(0. 001) ] 

X= 9.5 12(0.00J)-4 (0.00l) = 9.5(0.655628)= 6.235 cm 

- _ 5 [ 8(0. OOJl-3(0. 0004"14J]- 4 S(O ,.,97 • _ 2 n& cm 
X2- 4 · 12(0.C03)-4(0.ü004"/4 - . ·""'" ,- . 

H= 2111!. :(6.24J-44-126.59(L.94l+34.5[J4684. ll•29.5fJ2"/04. ll• 

+30724.1[24.5)•28744.1(19.5)+213J6(38+J9)= 6303242 kg cm 

= 63. OJ T m 
,') 



Para ce= O. 0015 
y e = 6. S cm 

c1p=O. 005588 

cc=O. 0015 
Deformaciones: Fuerzas: 

b.5 CI• 0. 0135 > 0.01; f¡ = 37920. 00 

c2= O. 0124 F2= 37920. 00 

CJ• 0.011 fJ= 37920. 00 

e<= o. 01 f4= 37920. ºº 
CAt= 'º· 002 ÍAI= 21336 00 

CA2'= 'º· 002 FA2= 21336. 00 

l: ~-= 194352. oo kg 

Nota: Todas las deformaciones son mayores que las 
de fluencla, por lo que participan con' l;;1s fUP.rzas m'xlmas 

cc1= 250(6 5¡ r·JOol [-º-.:...~12 ) [1- ..!2.:_!!ll.~. ]= 21s·1so . . O.OOJ J(O 003) 

cc2= 220< 1 5 l r 300 i (-·º· 000346~} (1- -~'-ºrºº3~~] = 1 a'!83 -,3 . 0.003 3 0.0031 . 

Ccr= Cc1-Cc2= 192141.27 kg Ccr ~ [ F 

Centroldes: 

[ 
8(0.003)-3(0.00151] 

>,=" ~ lifo.ooJF4To.0015J = 4·ª5 cm 

[ 
8(0. 003)-3(0.0003462)) 

:t2= 1.S 12(0.003)-4(0.IJOOJW = o. 99 cm 

M= 288750 ( 4. 225 l-1098J. 13(0. 99 J •37920( 37. 5+32. 5+27. 5+22. 5) + 

+21336(41+421= 

M= 72. 35 T m 



M o [T r>i) 
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2.5 4 8 IO 1 IZ 

(;riífica 

pata ia viga doble 1 

* Momento J~ agriet.tpiento 



DisDIO DE UNA VIGA AASIITO TIPO 1 

1 30.48 

10.16 AREA= 1780.64 cm 
2 

7.62 y= 31. 979 cm 

1 = 946926. 49 cm • 
1524 27.94 

7112 

12.7 

12.7 

4064 

1 ) D ¡ sE!lo DEL P!<ESf1JFJQO 

Para calcular la fuerza del presfucrzo éste no deberá {dcbldo a la fuer-

za del presfucrzo) superar a los esfuerzos pcrmlslbles en la primera 

etapH { \nmcdlatamcnlc despuPs de la transferencia l y se dá con el sl -

gulcnt.e dtag1·am:i: 

f'cl= 0.8 f'c 

+ 

f- Yin= O.óf'c1 



Considerando las p~rdladas que actuarán en condicloncs de scrvlclo,el 

d 1 agrama queda: 

P= K Po +=Po 

~o-:_ ~o V1,11,u = esf. pcrmlslblc 

~A~ ~I Y1,o,u esf. permisible 

--¡;- ~ + Yt, s, s10 = K esf. pennisl.ble 

debemos diseñar con el slgulcnte diagrama: 

Yl 

K 0.6f'c• 

Por triángulos: 

Despejando P: 

= 12. 39 kg/cm2 

P/A 
-'V' 

115. 2 kg/cm
2 

P/A actua en el cenlriode 

~~~•ftp) + Kf5p -~ /Ass_ 

h 'i's 

[ [ 
12.39 + 115.l) ] p 1780. 64 39. 14 71. 12 - 12. )9 = 102973. J7 kg 



NUMERO DE TOROllES 

- Se utlllza acero de presfuerzo llpo 270K= 18900 kg/cm 2 

- Se aplicará a los cables un prctcnsado igual al 70X de su capacidad 

a tensión 

fo = O. 10(., = O. 70( 18900)= 13230 kg/cm2 

fo =esfuerzo neto inlclal 

far= indice del acero de presfuerzo que lndlca su rcslslcncta máxima 

Pérdldas totales del 20X : 

fe::::.foxO. 8= 13230x0. 8= 10584 kg/cm2 fe= esfuerzo cfcctlvo 

F= Asp fe= O. 99x105Bt\= 10478. 16 Kg F fuerza efectiva apl lcada al 
elemento por cada tor6n 

La carga máxima que puede soportarla sección entre lr:i. fuerza efect lva 

de cada torón nos da clnúmcro de loroncs 

p 
n = -,-

102937. 37 
""10478. 16 

Ponemos 10 tor ones 

9. 827 Tor·ones 

P «•I= nf= 1047a. 16 ( 10)= 104781. 60 kg 



EXENTRICIDAD [e): 

Teorlca 

Despejando er: 

( ) 
1 •• e = Kf1p- P/A,. -y p 

T l••· 
( 57.377)0.2875= 16.S cm 

e~= 31. 979-16. 5= 15. 479 r-- [ Complemento ) 

15. 479= 6[5J+2(5J•2[Yi 
10 

Y= 57. 39 cm, ponemos 57 cm. 

[e) real 

57[2)•2[10)+6(5) 
---10-·· ---- 16.4 cm 

e = 31. 979-16. 4 
real 

15. 5'/9 cm 

o o 

5 ºººººº 5 ..__._ ______ _.. 

)i.57 



1 )REVISION DE LA SECCION POR ESFlJERZOS PERMISIBLES EN LA PRIHIBA ETAPA 

-En esta etapa solo se consideran los esfuerzos provocados por el 

presfuerzo lnlclal (antes de la carga viva) 

-Inmediatamente después de la lransferencla 

Donde Po= 104781. 60 - 130977 
0,8 

O' . 130977 
1780. 64 

130977(15. 579) 7. ¡-
946926. 49 (39.141) ~ -10.78 kg/cm· < .¡ f'ct 

130977 
.. , - 1780. 64 

130977 ( 15. 579) 
2946926. ;¡¡¡-- (31.979)= 142.46 kg/cm

2 <0.6f'cl 

f' el= esfuerzo del concreto lnmcdlatamentc después de la transferencia y 
es el SOY. de su resistencia máxima 

¡;:;;= es el esfuerzo permisible para concreto en la flbra superior en 
la primera etapa (a tcm;lón) 

0.6f'ci esfuerzo permisible del concreto en la flbra inferior en la 
primer etapa 

Diagramas de esfuerzo debido solo al prcsfuerzo: 

73.&6 -84.34 -10. 18 

(-) Tensión 

( +) Compres 16n 

60.91 U2.C7 



2) ESFUERZOS AC11JANTES EN CONDICIONES DE SIBVICJO 

(Debidos solamente al presfuerzo. e incluyendo las pérdidas totales 
del 20X aprox. ) 

f - 104781.6 104781.6(15.59) (39.14) 
··- 1780. 64 - 946926. 49 

-8. 63 kg/cm
2 

f - 104781.6 104781.6(15.59) (Jl.98) 
el-~ + 946926. 49 -113. 97kg/cm

2 

58.84 ·67.'1 B.63 

(-) tensión 

( + J Compreslón 

55.128 11J.Q7 

HOKENTO DE ACRIETAHIENTO 

------¡ Her+, [ fpo-fd+t.6/f'c ] __ 

fpe= 113. 97 kRlcm
2

. esfuerzo debido solo al presfuerzo en la flbra 

f•• J kg/cm~ 

1.6.rr: 

K 
946926. 49 

cr- JI. 979 

•41.06Tm 

inferior ( igual a fe 1 ) 

que es el esfuerzo debido a la carga 
muerta 

esfuerzo de tensión 111áxlmo en condlclones de ser­
vicio 

11 J. 97- J+ l. 6¡:;¿ ] • 4106520. 82 kg cm 



CALCULO DE LA CURVA HOl!ENTO vs CURVA'l1JRA 

I) Para un momento H=O, c=-K (ésta deformación es del concreto en 

la fibra superior compresión), solo actúa el presfuerzo es 

decir, antes de las cargas de servicio pero con pérdidas del 20~ 

Diagramas de esfucr2cs {del analisls 2) 

p 

T 

o 
Pe 

-1- y - 10. 78 

~"'~ 
142. 46 

Por triángulos semejantes: 

comou=cEc 

10.7~11~~·4~- = 10~48 

e~ 

y para un concreto clase II: 

Ec=l4000¡;.~-;: = l 4ooo/;;;;; = 242487. 11 kg/cm2 

eo= 2~~~S;s l I = -O. OOOCH455 

~ - -o. 00004445 
S. OJ 

o. 00008837 ( que es el punto que se) 
graflca 



DIAGRAllAS DE DEFORMACIONES 

Se hace para cada incremento de la deformación del concreto en la 

fibra superior (a compresión} 

r. 
c,P= -E-= 

18960(0. 7) (O. 8) 

1. 9x10
6 

O. 005588 

1 (70% del esfuerzo al lnlclo y 20 Y. de pérdidas) 

Para una deformación lnlclal de 0.0005 en la flbra superior del 

concreto y una profundidad del eje neutro (c) de 58 cm: 

ce:: O. 0005 

DErOllHAC 1 DllES 

e = ~ (1< )+ e 
1 e 1 lp 

. 0005 
et~ (8.12)•0.005588= 0.005658 

. 0005 
r.2"-sll' 13.121•0.005588= 0.005615 

e = O. 005209 

' 
c.,= ·~~O~ {3.12)= 0.000027 

F1JEllZAS 

~=Ec , f~A 

E acero de pre5fuerzo= 1. 9xJ0
6 

E acero de r•fuerzo • 2. OJ?K10
6 

Arca del torón de l /2"' = O. 99 cm
2 

Arca de la varll la de 1/2"= l. 27 CDIZ 

.... o o •• 

ºººººº 
fi y F ... 
F1 



- Fuerzas actuantes en cada torón: 

Tor6n l. 2, 3, 4, 5, 6 

u = l. 9xlo"co. 005658)= 10750. 2 kg/c1." 

F1= 10750.2(0.99)x 6 = 63856.19 kg 

Torón 7, 8 

F2= 21123. 24 kg 

Torón 9, 10 

F3= 19598.98 <-- Está a compresión 

4 varl ! las de , FA!= 278. 597 kg 

[ f= F1 +F>+FA = 85258. 027 kg 

Fuerzas en el concreto: 

Cct= be f'c 
e 
Co 

1- _e_) 
3co 

[ 
o. 0005) [ o. 0005 ] Cc1=38.48(58)(JOQ) 0.003 t-3 (0.003) 

Cc1= 83481. 32 

co=..:O. 003 

e =O. 0005 

Cc2 =((58.06+15.24(27.94l)l300)[ 00~~~;47)[1- ~(~~~~~1] 

Cc2= 16130. 46 

Ccr= Cc1-Cc2= 67350. 86 kg 

CT = CcT+f3 = 86949. 84 kg C" T 

'= + = 0 -~~os = 0.00000862 

~TA:Para calcular Cc1 y Ccz ver la figura l 



30,4-1 

Area dd Trió.nc¡iv\o: n2. ~ ?.w2. = 2 ~.03 2 
A •t T,.J(µLo: tf7.,2.l(h) + z ~.o~ = 

-: l 1~.z4(h) +'58. OG 

c-r;.;a 

Momento actuante : 

CALaJLO DE LOS CENIBO !DES DE LAS f1JERZAS EN EL CXlHCRETO 

i •e[ 1,2 

Bco- Je 
12co-4c 

donrt(': C"o"' O. 003 

e = O. 0005 

- Q[ 8(0.003)-3(0.000~)] 
:t

1
= 5- 12·¡ 0 . 003 ¡_4 (o.ooos) = 58(0.661765)• 38.38 cm 

- [ 8(0.003)-3(0.000347) ] 
:r.2~ 27.94 1210.oo3 )-4 (o.ooo347r = 27.94(0.6633)= 18.53 cm 

K = 83481.32(38. 38)-16130. 46(18.53)+63856. 19(8.17.)+21123.24(3.12)• 

+19598.98(43.88)+278.6(3.12)= 4350404.87 kg•cm 



Para: 

e= O. 001 y e= 38 

ce.:; O. 001 e = O. 005588 
1 

Deformaciones: Fuerzas; 

c
1 
= O. 006328 Ft= 71768.23 

e = o. 006196 
2 

F2= 23310. 94 

c
3 
= O. 00496 fJ= 18657. 94 

CAi= 0. 000608 fu= 6302. 10 

FJ Está a compresión 

Concreto: 

Cc1= 60(201 (3001 [ O. OOI ) (1- O. OOl ] = 102954. 69 
O. 003 3(0. 003) 

( 
? ) [ o. 000532) [ o. 000532] cc2= 58. 06•!5 _4(20. 22) (Joo1 .. 6: ooY 1- -"JrcCoOJT 18334.?9 

Cct= Cc1-Cc2= 84620. 40 kg 

Cr = Ccr< fJ= 103278. 36 kg C • T 

4' = º3~º 1 
= o. 00002632 

Cent roldes: 

[ 
8(0.003)-3(0.001) l 

X= 38 12 (0.00J)-4 (0.00l) = 38(0.656251= 24.94 cm 

-- ?[ 8(0. 003)-3(0. 000531 ]= 
X2- 20. 2- IZ(O. 003 )-HO. 000531 20. 22(0. 66141= D. :lR rm 

H• 102954. 69{24. 94)-18334. 29( 13. 38)+18657. 94(23. 88)+71417. 81 (28.12)+ 

+23310.94(23.121+6302.1(23.121= 5460851.0 kg cm 

= 54.61 T·m 



Para ce= O. 0015 

y c=32cm 

Clp=O. 005588 

cc=O. 0015 

FUERZAS EN EL CONCHETO' 

Deforma.clones: 

et= O. 007187 

c2= O. 006953 

CJ= 0. 004750 

CA= 0.0013º/ 

Cc1= 30.48(32)300[ g·gg~ )[1- ~C~o;;J)]= 1?.19?.0 

Ccr= Cc1-Cc2= 104961. ~ kg 

Cr= Ccr + FJ= 122830. 18 kg L F " Cr 

~ = O. ~~IS = O. 00004688 

Ccntroldes: 

[ 
8(0. 003)-3(0. 0015) l 

i,= 32 1210:·003)-4(0.0015) = 20.S cm 

- = 14 22 [ 8(0.003)-3(0.000667) ]= 9 385 cm 
x2 · 12(0. 003)-4 (o. 000667 l · 

rucrzas: 

F1= 81116.71 

F2= 26157.19 

FJ= 17869. 03 

f41= 14138 83 

" = 121920(20. 08)-16958(9. 385)+81116. 71(34.12)+26157. 186(29. 12)+ 

+14138. 83[ 17. 88) t 14138. 83 [ 29. 12) = 65. 706 T· m 



Para ces O. 0015 

y c=32cm 

Clp=O. 005588 

cc=O. 0015 

f1JERZAS EN EL CONOlETO: 

Deformaclones: 

et= O. 007187 

c2= O. 006953 

CJ= 0. 004750 

CA = 0. 00137 

Fuerzas: 

F1= 81116 71 

F2= 26157.19 

FJ= 17869. 03 

FA!= 14138 83 

Cc2= (58. 086+15. 24l14.22l) IJOO) [ 000~~~~-)[1- ~·(~O~]= 16958. 85 

Cct= Cct-Cc2= 104961~ kg 

Ct= Cct + FJ= 122830. 18 kg 

~ = o. ~~ 15 
= o. 00004688 

Cenlroldes: 

[ 
8(0.003)-3(0.0015)] 

i,= 32 12(0.003)-4(0.0015) = 20· 8 cm 

- ( 8(0.003)-3(0.000667) l 
-..:,= l 4 .ZZ ·12fO.OOJ)-4(ü.OU0667) = 9 · 385 cm 

H = 121920(20.08)-169S8(9. 385)+81116. 71(34.12)+26157. 186(29.12)+ 

+14138. 83(17. 88)+14138. 83(29. 12)= 65. 706 T· m 



Para ce= O. 002 

y c=30c11 

0.002 Deformaciones: 

c1= o. 007999 

C2= 0. 007663 

CJ= 0. 004529 . 
cu= 0.00207 

fuerzas: 

Ft= 90242. 86 

Fz= 28826. 95 

f3= 17039. 35 

Fu= 2133&. O 

L F =ft •f«F•= 140405. 81 kg 

• EJ acero de refuerzo ordlnarlo fluye ( e > O. 002 l 

-Fuerzas en e 1 concreto: 

(
0.002)( 0.002 ] Ce•= 30.48(30)(300) 0 . 003- 1- --:ifo.oo3 ) 142240. o 

Ccr= Cc1-Cc2= 124139. 75 kg Cr= CcT + fJ = 141179.10 kg 

Cr= Ccr< fl = 141179. !O kp, 

</> = ~~~02 . o. 0000666 7 

Centroldes: 

- _ 30 [ sto.oc)J)-3(0. 002> ] x,- 12CQ.ó0Jl-4[0.002í 19. 286 CDI 

- [ 8(0. 003)-3(0.0008147) ] 
x,= 12· 22· 12(0.003)-4(0.0000147¡ = 8· 14 cm 

K = 142240( 19. 29)- 18100. 25(8. 14)+ 90242. 86(36.12)+ 28826. 95131. 12)+ 

+ 17039. 35(15. 88)= 76. 877 T m 



Para e,= O. 0025 

y C>2 28. 5 Cll. 

o. 0025 Deformad ones: 

et= O. 00888 

c2= O. 00845 

el= O. 004327 

CA >0. 002 

Fuerzas: 

ft= 100309. 97 

f2~ 31786. 66 

fJ= 16276. 66 

fA2= 21336.0 

L f = Ft+F»F•= 153432.62kg 

(FJ está a compresión) 

tuerzas en el concreto: 

Cct= 30 48(28 5)300[ 0.00~)[1- 0.0025 ] 
. . 0.003 3(0.003) 156845 

cc2= (58.06+15 24c10 121) (3001( 
00~g~~4 )(1- ~(~~~~~¡] 

Ccr= Cc1-Cc2= 138162. 04 kg 

Cr= Ccr+ fJ= ~ kg 

.p = ~-0025 
28. 5 

Centroldcs: 

O. 0000377 

Cr" [ F 

-; _ • ( 8(0.003)-3(0 OO?S) J-
x,- Zll.; 12(0.003)-4(0.0025l - 1 ~· 080 cm 

- [ 8(0.003)-3(0.00094) ] 
x,= 10· 72 12(0.003)-4(0.00094¡ ~ 7 · 04 cm 

H 8445751.24 kg cm 84.458 T m 

18682. 96 



, Para ce= O. 003 

y c=28cm 

0.003 Def ormac 1 ones: Fuerzas: 

et= o. 0096 Ft= 109161.42 

c2= O. 009137 F2= 34371. 78 

cJ= O. 0041 FJ= 15427. 42 

lS,I< CA = >0. 002 Fu= 21336.00 

164869. 198_kp, 

(FJ está a compresión) 

Fuerzas en e 1 concreto: 

Cc2= (58.06•15 24(10.22))(300)[ 000~~~9~ )[1- - ~(~O~ J = 20563.98 

Ccr= Cc1-Cc2= 15012~ kg 

Cr= CcT • fJ = 165551. 44 kg 

~ = o. ~~3 = o. 000107 

Centroldes: 

- [ 8(0. 003)-310. 003) J x,= 28 121o.oo3H(o.OO:lí = 17.5 cm 

- ( 8(0.003)-3(0.00109) J 
~2= 10· 22 12(0.003)-4(0.001091' = 6 · 696 cm 

K=90.6967Tm 



M, [rm) 

100 

&O 

* Momento de agrietamiento 

Gráfica Mo Vs ~i de la viga TIPO AASllTO. 



REVISION POR FUERZA CORTANTE 

REGLAMENTO ACI-83 

PARA VIGAS T (HETOOO SIMPLIFICAOO) 

Ve• 0.5~ [ b'd•p + t
2 

J Ve min 

Ve• l.~ ( b'dap + t
2 

) Ve max 

v~u :s 1 

Donde: 

b' = bw prom~dlo 

ds p= h - r r = cenlrolde del acero= 16. 4 cm 

Teniendo en cuenta la forma de la vlga, bw promedio= 25 cm 

dsp= 71. 12- 16. 4= 54. 72cm 

CALCULO DE LOS VALOllES MltHHOS DEL CORTANTE 

Ve mln= O. 53ha~ (25x 54. 72+10. 162)= 13505.66 kg 

Ve= [0.16~ +49 ~: - 54. n] [25x54. 72+10.16
2
]= 

Ve= [2.77•2GSl.28---~~· -][1471.23]= 4075.3+3914767.78 ·~:-· 

Ve= 4075. 3 + 3944767. 78 
X 



Donde: 

Hu = Momento actuante en la sección considerada 

Vu = Cortante actuante en la sección considerada 

dt = Peral te efectivo, considerado como la distancia de la fibra exte­

rior a compresión al cerntrolde del acero de presfuerzo. {lgual a 

dspl. 

Reducciones por dimensiones: 

!. - si h > O. 7m ------------ o.'/ Ve 

2. - si h/b > 6 ------------ o. 7 Ve En nuestro caso si 
ducclonee h= o. 711 

3. - si h > O. 7m y h/b > 6 -- o. 4 Ve 

Ve para comcr·elo reforzado: 

Arca de acero: 10(0.99)-+- 4(1.27)= 15.07 cm2 

Pp= _A_•-~ 15 · O'/ O. 00903G 
b dop :¡¡¡:-,¡sx54. 7236 b; ancho del pJlt'n a 

compresión 

hay 
m 

Ve 25x 54.72• 10.16
2 

(ü.2• 30x0.009036)ho; 12003.86 kg 

SECCIONES QUE DEBEN REVISARSE POR CORTANTE: 

l. - A uotl Jlt,l.,.111..lét h./~ Jt:l pilr1c lntcrlcr del :::.poyo 

2. - Donde se presenten cargas puntuales 

3. - Al final de la longitud de transferancla 

4. - Desvl*o de toroncs del pretcnsado 

5. - Al centro del claro 

re-

6. - A cada metro a partir del centro del claro y hacia los apoyos 



Longltud de transferencia: 

ll= 0.014 (f·p- 0.67f J~ = 

f= O. 7 X K X fu= 10584 kg/cm2 

fap= esfuerzo de tensión a que está sujeto el acero de presfucrzo 

fap= fu 1- O. S Pp ~~re 

Pero como la vlga se está probando a la falla: 

f•p= f = 10584 kg/c112 

Jt= 0.014 (10584-0. b7x10584) 0.99= 48.5 cm 

Rcvleion por fuerza cortante en secciones de vigas preeforzadas: 

Se revisará. en secciones a: 

A - h/2: 71. 12/2= 35. 56 e• a partir del apoyo 

B - A 48. 5 cm fin de la longl lud de transferencia 

C - A 75 cm a partir del ;;.¡:>oyo 

D - A un metro del apoyo dondl" se encuentra la carga concentrada 

Sustituyendo las anteriores distancias en las ecuaciones para concreto 

presforzado y reforzado: 

Sccclon: A B 

Ve [Y.gl !2003. 96 

'le (kgl 85(10.71 

Ve (kgl 59787. 49 

Ve (kgl 12003. 86 33127.09 

e D 

56672. o 43522. 97 

39670. 4 30466. 08 

33127.09 30466.08 

ESTA 
SALIR 

observaciones 

(1) 

(2) 

(3) 

(4) 

TESIS 
DE lA 

(.n ~rnr 

BlílUfffH'J 



(1) Se calcula como concreto reforzado por estar antes de la longitud 

de transferencia 

(2) Concreto presforzado 

( .1) Reducciones de h > O. 7 m --->O. 7 Ve 

(4) Restrlcciones de Ve mas:. 

- REVISION DE CORTANTE POR EL HETOOO ESPECIFICO 

a) Flex1ón- cortante o grietas Inclinadas de flexión: 

V u.Her 
+ ---Hu 

donde Mcr es el momento de agrietamiento 

- sus U luyendo valores: 

¡;;;;; [ '] 4106520.82 Vc1 • O. 16 J0025x54. 72+10. 16 + x 

Secciones a revisar: 

A - h/2• 35. 56 cm del apoyo 

B - 48. 5 cm fin de la long!lud de transferencia 

C - a 75 cm a partir del apoyo 

D .. a "" metro tlonde se concentra la carga 

SECCION: A B e D 

Ve {kgl 115481. 5 88747.71 58830. 8 45142.46 



b) Cálculo del cortante máximo pltra el agr1etamlento en el alma 

Vcw = (0.93¡;;-;; + 0.3 fpc) [ b. d + t
2B 

Donde: fpc = esfuerzo a compreslbn debido al esfuezo en e! ccntrol­

de de la sccclon de la viga (y ~ O en ~ y1) 

fpc-
1 ~~~~'. ;;: = 58. 84 kg/cn.2 

Vcw = (o. 93/;oo + O. 3) (58. 84) ( 15. 24x54. 72+10. 16
2
) 

Vcw= 31638. 54 kg 

Aquf uso bw:. 15. 24 porque es en éste lugar donde se presentan las 

grietas lnc11nadas por cortante. 

Debido a que en la sección A hay menos probabl l idíl.d de que suceda 

el agrietamiento inclinado por flexión, debe predominar para el 

dlsei\o Vcv que es 11.as critico. 
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CAPITULO VI 

IHTERPRETACION DE RESULTADOS 

Para poder obtener resultados de las pruebas experimentales, 

es necesario en primera instancia saber que es lo que mediremos y 

con qué. La veracidad o exactitud de los datos obtenidos están 

íntimante ligados con el tipo de instrumentación que se le efectúe 

a la viga así como de su posición, por lo tanto se debe tener en 

cuenta que las lecturas efectuadas de las pruebas nos indicarán 

parámetros que nos ayudan a saber lo que nece5 i tamos. Los 

instrumentos que se utilizarán serán "strain gag es" o 

deformimetros que medirán las deformaciones ocurridas en la viga a 

diferentes niveles de la sección, y asi saber a que esfuerzos está 

sometido el concreto en esos puntos 

Se colocarán también micrómetros para medir flechas a lo 

largo de la viga asi como rotación en los extremos. 

PROPUESTA DE INSTRUMENTACIO!l 

La instrumentación que se sugiere para estudiar el 

comportamiento experimental y validarlo con los estudios teóricos 

presentados anterionnente es la siguiente: 

B A B 



Strain gages para el concreto y micrómetros para observar la 

deflexión de la viga. 

- Micrómetros 1 

- Micrómetros 2 

- Strain gages A 

- Strain gages B 

Medirán el desplazamiento ver -
tical. 

Para obtener rotaciones en los 
extremos de las vigas 

Para obtener deformaciones por 
por flexión al centro del claro 

Para obtener valores de defor­
mación en los extremos sobre el 
concreto. 

Para estudiar el efecto del la fuerza cortante en las zonas 

de transferencia se propone estudiar la viga con el engrase 

mostrado en la figura. El número de to rones engrasados puede 

variar de uno hasta cuatro torones. 

140cm 
j 

L=-4.20 m 



-MEDICION DE DEFORMACIONES CON "STRAIN GAGES" 

La medición de la deformación está basado en el principio de 

que los cambios de la resistencia de un conductor son directamente 

proporcionales a la deformación ocurrida en el mismo. Puesto que 

la deformación es proporcional al esfuerzo dentro de los limites 

elásticos de un componente mecánico, el cambio de la resistencia 

es proporcional al cambio del esfuerzo, 

El cambio en la resistencia es pequeño, normalmente en el 

orden de 1 ohm. Para que éstas mediciones sean en lo posible 

exactas, éste pequeño cambio en la resistencia es medido 

comunmente con el aparato "Puente de Wheatstone". Los efectos de 

otros pequeños cambios de resistencia (debidos a temperatura o 

cambios en la resistencia de aislamientos) son también 

significantes. Estos cambios son vistos como errores en las 

mediciones de deformaciones, y deben ser evitados. 

DEFORMACION vs RESISTENCIA 

Los cambios en la resistencia y de la deformación son 

relacionados por un factor definido como : Factor indicador. 

_ t. R/R 
G.F.- t. L/L - - - - - - (1) 

Esto es, G.F. es igual al cociente de incrementos de 

resistencia entre cambios o incrementos de longitud. Puesto que 

los cambios en longitud l>L/L está definido por la deformación (e) 

tenemos lo siguiente: 

t.R 
G.F.= CR - - - - - - (2) 



Donde: G.F.• Factor indicador 

dR Cambios en la resistencia en ohms 

R = Resitencia del deformimetro en ohms 

e =Deformación en inch/inch 

Aunque los factores de medición de los strain gages pueden 

variar con el tipo, el factor de los más usuales es de 

aproximadamente 2. O. sustituyendo éste valor en la ecuación de 

arriba junto con una resistencia de 120 ohms y una deformación de 

0.001 in/in , podemos calcular el cambio de resistencia. 

AR= G.F.x e x R 

2,0 X 0.001 ' 120 

O. 24 ohms 

De esta manera los cambios en la resistencia, que deben ser 

medidos exactamente de los strain gages son de alrededor de 0.1 a 

0,5 ohms. 

EL "PUENTE DE WHEATSTONE" 

Los pequeños cambios en la resistencia que representa el 

nivel de deformación , son usualmente medidos usando un "puente de 

wheatstone" con un circuito del tipo siguiente: 

Para un puente balanceado (Ro = R en el anterior circuito), 

la ecuación para Eo queda como sigue: 



Eo= Eln x AR 
_4_R_ 

E1n= Vol tage de excitación 

Eo Señal de salida 

AR 
--R 

Ro = Medición de la resistencia 

R = Configuración de la resistencia del puente 

AR = Cambios de Ro con deformación 

Con un strain gage: 

i>R 
~ F.G. x e de (2) 

Por lo tanto, para un puente y usando un solo strain gage 

activo: 

Eo E1n x G. F x e 
4 - - - - (4) 

Usando el valor del ejemplo previo y 10 volts de excitación: 

E.- 10 X 24 X 0.001 0.005.volts= 5 milivoltios 

La ecuación 4 también es igualmente aplicable para circuitos 

de más de un strain gage activo, pero e debe representar el 

promedio de todas las deformaciones medidas; teniendo atención a 

la polaridad individualo de cada strain gaga y su localización en 

el circuito del puente. 

Convensionalmente, una deformación debida a la tensión o 

incremento AR es positiva y una deformación de compresión o 

decremento de AR es negativa. 



CAPITULO VII 

CONCLUSIONES 

En éste trabajo se plantea la necesidad de llevar a cabo un 

estudio experimental con el objeto de valuar las alternativas en 

el diseño por esfuerzo cortante de vigas presforazadas. 

En el actual reglamento de construciones para el 

Distrito Federal se especifica que en el caso de torones 

engrasados en los extremos de vigas, se diseñe ésta zona 

despreciando la contribución de la fuerza de presfuerzo de los 

cables no engrasados. Esta recomendación aparece un poco 

conservadora sobre todo debido al hecho de que no esta 

respaldada por estudios experimentales. 

Del estudio biliográfico llevado a 

la fórmula de diseno para fuerza 

cabo se concluye que 

cortante de vigas 

presforzadas segun el R.C.D.F.- 87 necesita ser mejorada en el 

caso de vigas para puentes tipo MSHTO, ya que la diferencia 

con estudios experimentales es importante. Para los demás tipos de 

vigas aunque parece adecuada, necesitará ser verificada por 

estudios experimentales 

En este trabajo se propone estudiar tres tipos de vigas 

distintas con el objeto de verificar si la fórmula de diseno 

por fuerza cortante es lo suficientemente general para poder 

aplicarla a cualquier tipo de viga, o bien, si su aplicación 

está limitada al diseño de un cierto tipo de viga. 

Durante la parte experimental es necesario correlacionar 

el estudio teórico con los resultados que se van obteniendo, 

por esta razón se presenta el estudio teórico completo de tres 

tipos de vigas. Estas vigas se diseñaron de manera t.al que la 



resistencia en flexión fuera superior que la resistencia a fuerza 

cortante ya que el estudio de la resistencia a flexión no es el 

objetivo en el presente trabajo. 

La interpretación de los resultados experimentales dependerá 

en gran medida de la instrumentación que se lleve a cabo, ya que 

la información que se obtenga será confiable en la medida que los 

dispositivos que se colocan sobre las vigas recogan la información 

minima necesaria para reproducir fielmente el fenómeno físico. 
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