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I N T R o D u - e I e N 

E1 objetivo fundamental del diseño, c0nsiste en determ! 
nar las dimensiones y características de los elemen~os 
de una estructura para que ~sta cumpla cie~ta funcién -
con un grado de seguridad razonable, c:--::;ortánd .. se ajp

más satisfactoriamente, una VEZ en condiciones de serv,i 
cio. Debido a estcs requisitos, es prec~s~ conocer las 

re:aciones que existen entre las características de :os 
elementos de una estructura, ( dimensi:nes, refuerzc, -
etc. )las solicitaciones que debe soportar y los e~ec-
tos que dichas solicitacione& producen en la estructura. 
En otras palabrast es necesario conocer la acción res-
puesta de la estructura estudiada. 

Las acciones en una estruct~ra, son las solicitacicnes 
a que pueda estar sometidaJ entre éstas te~emos, el pe
so propio de la estructura, las cargas vivas que actúan 
sobre ella, las presiones por viento, las aceleraciones 
por sismos y los asentamientoa. La res}TJ.eda de t:.na es
tructura o de un elemento estructural, es su comnorta-
miento bajo una acción deter~inada y :pue<le expresarse -
como: agrietan:iento, deformación, durabilidad y vibra-
ci6n; desde luego, la respuesta es funcién de las caras. 
terísticas de la estructura, o del ele~ento estructural 
considerado. 

Para establec"?r una base racicna1 de c!s~r.c, será ~ec~
sar;o entonc~s cbtener }ae característ!cas acci0n-r~s-
puesta corres:;-n.:iente a :as sol icit~-::b?:0s rrue ac~Úa!: 
iaás frecuente'T'~?tte aocre les distinto~ "?j,ementos e~trus_ 
tura1,,.s. 



Con enta información, se puede delimitar e1 rango de las 
solicitaciones ba;o las cuales el elemento se comportará 
satisfactoriamente una vez en condicion?s de servicio. 

En los procedimie~tos de diser.o, el dimencionamiento se 
lleva a cabo nor~almentP. a partir de las acciones inte-
riores calcul~das por medio de un análisis de la estr~c
t~ra. Debe notarse que, para diseñar sa~isfactoriamente 
no siempre es necesario partir de las acciones interio-
res inducidas por las solicitaciones ex~eriores. ~uchcs 
diseños han sido 1esarrollados a partir de estudios de -
modelos estructu=ales. 

La primera condición que debe satisfacer un diseño, es -
que la estructura resultante sea lo suficientemente re-
sistente; en términos de las características acción-res
puesta, se puede 1efinir la resistencia de una estr~ctu
ra o elemento a ~na acción determinada, cJmo el valor -
máximo que dicha acción puede alcanzar. 

El diseño debe garantizar que la estructura tenga un fas 

tor de seguridad razonable; mediante este factor, se ~ra 
ta de tomar en c~e~ta en el diseño, la incertidum~re 
existente respe~~~ a los ef~ctos de ciertas acciones y -
los valores usadcs en varias etapas del proceso de c~~c2 
lo y construcciór.. 

La selección de es-;e factcr de seguridad adecuado, ne es 

problema senci::c, debido al gran n!l'.:iero :!e variabl~s y 
condiciones que iebe tomarse en cuenta, la dificultac 
principal res:i~ en la nat~ra:eza probabilística ta~y( -
de :as so1icit~~~:nes que ::r~n sobre 1a estructura, ~=
mo en la resis~e;.:¡a de és:a. 



Los criterios modernos de diseño están tendi~~d~ a enf~ 
ques pr0babilísticcs,no obstantF. las dificult¿des que ifil 
plican éstos; por una parte, todavía no se tiene suficieu 
te información sobre la variabi:iuad tanto de las solici 
taciones que deben c~nsiderarse, co~o de la resistencia 
de :os :nateriales y e:ementos uti:izados en las estr~ctg 
ras. !!asta la fecha, la mejor herramienta que posee el -
diser.ador para esta~~ecer límites de tolerancia, es su -
experiencia con es:r·~cturas ~emejante cuando actúan bajo 
condiciones similares. 

El diser.o de miemhros estructur:les de concret~ reforza
do, no puede realizarse con la mis~a ex~titud que se lo
gra al hacerlo co~ ~iembros ncmogéneos, por principio se 
emplean dos materia~es distintos pero que actúan juntos: 
concret~ y acero. Estos tienen di~~rente grad~ de resis
tencia y otras pro;iedades f Ísicas por lo que se ~ace ifil 
posible el diseño de ~iembros estructurales c~r. presi--
ción :¡;:erf ecta. 

En conclusión: para ;oder dise~ar los elementos estruct~ 
rales satisfactoria~~nte, deberán cumplirse c:n los si-
guientes seis v~n!cs: 

1.- Seguridad raz~r.able. 
2.- Resistencia adecuada a la finalidad uti:itaria. 
;.- Co:nportamientc s~tisfactoric en condici~r.es de sP.rvJ:. 

cio, como son: fexión, agrietamiento, vib:::-aci'>nes, -
e::cplosiones,etc. 

4.- 'Economía. 
5.- Aspecto estét:c~. 
f.- l'ida útil. 



Los seis pun:os anteriores nos llevarán a las cuatro con 
secuencias de nuestra estructura; 

a~- E1 ección final del tipo de estructura. 
b'- Elecci6n del material. 
e)- Características de la mano de obra. 
d.'- Condiciones mecánicas para las cuaJ.es está sujeta. 

A1 iniciar en dimencionamiento de elementos estructurales 
se seguirán los siguientes pasos: 

1.- Idealización de la estructura. 
2.- Simplificarla. 
3 .. - Establecer las Hipótesis de Análisis. 
4.- Establecer las solicitaciones para las cuales estará 

diseñada la estructura. 
5.- Analizarla. 
6.- Dimenciana.~iento o diseño. 
~.- Revisión (durante la construcción y su vida útil, CQ 

mo son: grietas, deflexiones, hundimientos, diferen
ciales, vibraciones, etc.). 



CARACTERF':"ICAS GEN"ERALYS DEL CC'!lC~ETO Y EL ACERO 

El concreto es un material pétreo, artificial, obtenido 
de la mezcla ~n proporciones determinadas, de semento -
agregados y agua. El semento y el agua forman una pasta 
que rodea a los agregados, constituyendo un material he
terogéneo; a~;;::unas veces se añaden ciertas sustancias -
llamadas aditivos o acondicionantes que mejoran o modif! 
can algunas propiedades del concreto. 

El concreto simple sin refuerzo, es resistente a la com
presión; pero es débil a la tención, lo que limita su -
aplicabilidad como material estrustural. Para resistir -
tensiones, se emplea refuerzo de acero generalmente en -
forma de barras colocado en las zonas donde se prevee -
que se desarrollarán tensiones bajo las solicitaciones -
de servicio. El acero restringe el desarrollo de las -
grietas originadas por la poca resistencia a la tensión 
del concreto .. El uso del refuerzo no está restringido a 
la finalidad anterior; tambien se emplea en zonas de com 
presión para aumentar la resistencia del elemento refor
zado, para reducir las deformaciones debidas a las car-
gas de larga duración y para proporcionar confinamiento 
lateral al concreto, lo que indirectamente aumenta su r~ 
sistencia a la com~resión. 

La combinación del concreto simple con refuerzo, consti
tuye lo qtte llamamos concreto re~orzado. 

Existen otras características del concreto, tales como -
su durabili1ad, permeabilidad, resistencia al fueg~, a -
la abrasión. a la intemperie, etc. 
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El acero para refuerzo en el concreto, se utiliza en -~ 
distintas fryrmas; la mas común es la barra o varilla que 
se fabrica tanto de acero laminado en caliente, como de 
acero trabaj~do en frío, los diámetros usuales en México 
varían de 1/4 a 1 1/2 pulgadas. en otros Paises se usan 
diámetros aún mayores. ~odas las varillas con exepción -
del alambrón de ún cuarto de pulgada tienen corrugacio-
nes en la superficie, para mejorar su adherencia al con
creto, en !a tabla mostrada a continuación, se proporci2, 
narán dates sobre las características principales de va
rillas de refuerzos, así como la nomenclatura usada para 
identificarlas .. 
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Gen~ralmente el tipo de acero se caracteriza por el límite 
o esfuerzo de fluencia; este esfuerzo al límite de fluen-
cia se aprecia claramente en las curvas esfuerzo- deforma
ción de varillas laminadas en caliente, como se indica en 
la figura siguiente: 

8000 

tooO 11------

CUICVA ffl'UE'RZ0-11EFOllHRCJON :/JE RCEROS 

lRHIJJ,111J05 tN C/IUEN'J't /'llN/1 VRltAIUR6 J)f !CtFU&RZO 

En México se cuenta con una variedad relativ~~ente grande 
ie aceros de refuerzc. Las varillas laminadas en caliente 
pueden obtenerse con l!mitee de fluencia desde 2,3CO has
ta 4,200 Kg/cm2. El acero trabajado en frío, alcanza l!mi 
tes de fluencia de 4,000 a 6,000 Kg/cm2; pero la ventaja 
de los primeros son que en los refuerzos con detalles sol 
dados, se pueden soldar con facilidad mientras, que con -
los segundos no; ta~bien, otra propiedad i~por~ante que -
tienen los primeros, es la f1cilidad de ser !c~lado, ya -
que ésto es una médida indirecta de ductilidad y un Índi
ce de traba.;Jabilida.d .• 

Para lo.~rar el trabaj? en crn.iunto del concr~to y el ace
ro de refuerzo, deberá tenerse una adherencia suficiente 



entre ambos, esto se logra ya sea mecanicamente o por medio 
de rugosidades en la superficie del acero de refuerzo. 

Para el diseño se supone que la curva esfuerzo-deformación 
del acero en compresión, es identica a la curva esfuerzo-d~ 
formación en tensión. La curva en compresión, es difícil ~ 
de determinar en el caso de barras debido a efectos de es
beltez. 

En la curva esfuerzo -deformación del acero, se exhiben una 
porción elástica lineal, una plataforma de cedencia (es d~ 
cir, una zona más allá de la cual la deformación aumenta -
con poco o ningún aumento del refuerzo); una región de en
durecimiento por deformación en la que el esfuerzo nueva-
mente aumenta con la deformación, y finalmente una región 
en la ~ue el esfuerzo decaé hasta que ocurra la falla o -
fractura, según la figura que se presenta a continuación. 

A 

Los puntos A y B se les conoce como la resistencia a la ce 
dencia superior e inferior respectivamente, caracterizada 
por una disminución abrupta en el esfuerzo. 
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VIGAS SUJETAS A :::;:xrmr SIMPLE 

I - - R o D u e e I o N 

Son frecuentes :es elementos estructuraJes sujetos a flexión 
tales como trabes, vigas o losas que trabajan en una sola d.f. 
rección; general=ente la fl€XiÓn se prese~~a acompañada de -
fuerza cortante. 3in embargo, la resistencia a flexión puede 
esti:::arse con m.::'iciente pres.ición despreciando el efecto de 
la f~erza cortan~e. 

Se han llevado a cabo gran n~ero de ensayes en flexión, uti 
lizando vigas si~plemente apoyadas, sometidas a dos cargas -
consentradas y c:locadas de r:iodo simétrico en las que exis-
te una zona suje~~ solo al mo~ento flexionante como lo·~ues
tra la siguiente figura: 
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r(é'XIONANTE' 

Z>IAGRAMA J)~ rtJERZA 
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Al empezar a cargar, el comportamiento de la pieza es escen
cialmente elástico y toda la sección contribuye a resistir -
el momento exterior. Cuando la tensión en la fibra más esfo~ 
zada de alguna sección excede la resistencia del concreto a 
la tensión, empiezan a aparecer grietas; a medida que se in
crementa la carga, estas grietas aumentan en nú.T.ero, en lon

gitud y abertura. Entonces se puede ~bservar claramente la -
zona de :!.a pieza sujeta a tensión en la que se presentan las 
grietas, y la zona sujeta a compresión según la siguiente -
figura 

1 : 
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SUPOSICIONES BASICAS DE LA TEORIA DE 
LA :l:.'.SISTENCIA A ?:.:SXICN 

Al desarrollar una teoría general de la resistencia a flexión 
de las secciones de concreto reforzado pAra su dimencionamie_ri. 
to, se hacen las siguientes suposiciones básicas tanto para -
el método de los esfuerzos admisibles, cerno para el método -
del diseño por resistencia última ó al límite. 

HIPO~ESIS BASICAS ?ARA DISK!O E:.ASTICO 
O DZ :J:lS ESiUERZCS AD~ISIBLES 

1.- La sección plana antes de la deformación, permanece plana 
después de la deformación. 

CCROLARIO.- Las deformaci?nes son proporcionales a su distan
cia al eje neutro E.N. seg-.ln una ley de variación lineal (Ley 
de Hook). 

2.- Dentro de los esfuerzos de trabajo los módulos de elasti
cidad son constantes. 

COROLARIO.- Loa esfuerzos son proporcionales a las deformaciQ 
nes y su variaci5n es linea:. 

;.- Las tensiones son tomadas íntegra~ente por el acer~ y se 
consideran aplicadas en el centro de gravedad de éste. 

4.- La adherer.cia entre el acero y el concreto es perfecta y 

sus deformacic~es son igual~s a igual distancia del eje neu
tro. 

5.- El conjunto de fuerza~ interiores y exteriores constituye 
un sistema en equilibrio. 



HIPOTESIS BASICAS FA2A :rsE'.AR PLASTICAMENTE o AL LIMITE 

1.- La sección plana an~es de la deformación perman~ce plª 
na despues de la deformación. 

CCROLARIO.- Las deformac:~nes son pronorcional~s a su dis
tancia al eje neutro y siguen una I.ey de variaci6n lineal. 

2.- Al llegar a su capacidad límite, los esfuerzos no son 
proporcionales a las defo~maciones y su distribución no es 
lineal. 

CONSECUENCIA.- El diag~a~a de esfuerzos podrá tener cual--
quier forma teórica (rectangular, triangular, rarabÓlica de 
segundo o tercer ~rado, trapecial, etc.) siempre y cuando -
los valores resultantes de las fórmulas obtenidas con estos 
diagramas estén de acue=do con los valores reales. 

3.- Las tensiones serán tomadas íntegramente por el acero, 
se considerarán aplicados en el centro de gravedad de éste; 
(a fin de poder aplicar o lograr la consecuencia de la hiP2_ 
tesis 2 en algunos casos se podrá permitir que el concre
to tome ciertas tensiones dentro d~ su capacidad para ello). 

4.- La adherencia entre el acero y el concreto es perfecta 
y sus deformaciones son iguales a igual distancia del eje -
neutro. 

5.- E1 conjunto de fuerzas interiores y exteriores constity_ 
yen un sistema en equilibrio~ 



DIS~O PCR ESFUERZCS :E TRABAJC O 
DISERO ~STICO 

El procedimiento de dimencionamiento tradicional, basado en 
esfuerzos de trabajo consiste en determinar los esfuerzos -
correspondientes a acciones interiores obtenidas de un aná
lisis elástico de la estructura, bajo sus supuestas solici
taciones de servicio. Estos esfuerzos se comparan con es--
fuerzos permisibles, especificados como una fracción de las 
resistencias del concreto y del acero. Se supone que así se 
logra a la par un comportamie~to satisfactorio en condicio
nes de servicio y un margen razonable de seguridad. 

' Teniendo en cuenta las anteriores suposiciones, pasemos a -
estudiar el comportamiento de una sección transversal de -
una viga sujeta a flexión. 

El significado de las hi;ótesis para el diseño elástico --
puede apreciarse en la sip.iiente figura. 
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La cuña de esfuerzos de la parte superior, nos representa -
las deformaciones de compresión del concreto y la cu.Ca de -
esfuerzos de la parte inferior nos representa las deforma-
cienes que sufriría el concreto en caso de poder resistir 
la tensión; pero ya hemos mencionado que este esfuerzo es -
soportado en su totalidad por el acero. 

Del diagrama de deformaciones se deducen las fatigas para -
cualquier punto de la sección una vez conocidos los módulos 
de elasticidad del acero (E.S) y del concreto (E.e.) • 

Con el diagrama de esfuerzos (ver figura número 3) podemos 
deducir ya el momento resistente de la sección. 

El valor de la Compresión total será igual al volumen del -
prisma triangular y está representado por: 

c = 1/2 fc:.b. Kd. 

La tensión total será igual al volumen del cilindro áe es-
fuerzas y está representado por: 

T = As. ::'s 

El brazo del par que se forma entre la tensión y la compre
sión será: 

Kd 
Jd= d - "3 

La resultante de la tensión (T) se encuentra localiza~o en 
el centro de gravedad de las secciones de acero en :ensión. 
La resultante de compresi5n (C)~asa por el centro ie grave
dad de la cu~a de esfuerzos y para una sección rectang-.tlar, 
el centro de compresión se localiza a la mitad del a~cto de 



la viga y a la tercera parte de la altura de la cuña de COfil 

presión contada desde la base. 

Al querer calcular la prnfundidad del eje neutro (E.N.) nos 
encontramos con el inconveniente de que en la sección tran~ 
versal de una viga de concreto armado ésta no es homogénea, 
:pues está for~ada de concreto y de acero de refuerzo, por -
lo tanto, los triángulos de tensión y compresión no son se
mejantes debido a los distintos módulos de elasticidad de -
los dos materiales, por eso no es positle compararlos entre 
sí; para poder hacerlo, substituimos el acero de refuerzo -
por un concreto ideal capaz de absorber la fuerza de tensión 
encomendada al acero y con módulo de elasticidad igual al -
del concreto en compresión; ~e esta manera obtenemos un dia 
grama como se muestra en la figura número 4 

~ 
~ 

d-kJ 
As T 

.t 

Todo lo expiesto lo Podel""os expresar analíticamente, refi-
riéndonoa a la ley de Hooke. 
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Una vez obtenido el valor de "n tt la sección resultante -
es homogénea y puede ya tratarse como tal. 

Por otra parte tendremos: 

T: As!'& i,guando T: C 

.5~ tiene As.fs = Ac ~ • • --ca) 

La ecuación (a) es sustituyendo el área de acero por una de 
concreto equivalente, haremos lo mismo para el área de con
creto, sustituyendola pqr una de acero equivalente: 

Esto es: 

Ce= tfc:.(Kd)d j Cs: ~ nfe:(Kd)X 

t.gualc;ndo Ce= C#i. tendremo6 

tfc(!ed)d = in.fc(l<d) X 

b X=n (b) 

I• '.· 

.• 



Ya conocidas las e~~ivalencias anteriores y sacando momen
tos de inercia de las áreas equivalentes con respecto al -
eje neutro E.N. tenemos: 

le= 

Is = 

b (kd); 
3 

b (Kd) 3 
3n 

+ r..As (d - kd) 2 

As {d - Kd) 2 

Igualando las inercias tenemos que: 

Ic = nis por lo tanto: 

Is Es" 
n=-rc- = ~ 

Esto es lo que llamamos la sección transformada partiendo 
de la sección agrietada y aplicando la fórmula de la escu~ 
dría~ tendremos: 

M 
fe = ""'!C' (Kd) y f M 

s = -rs- {d - Kd) 

Donde (Jrd} es la profundidad del eje neutro E.~. cuyo va-
lor no es conocido hasta a.liara, aplicando la quinta hipót~ 
sis y relacionado geo~étricamente nuestra sección en estu
dio tenemos según figura número 5 

fig. (5) 



Por una re1ación de triangules semej~ntes ~e~drP.mos: 

fe fs fe 
EC ~ Ec T.d 

= •= 
Kd d-Y.d fa d-Y.d 

Es 

fe K fe K 
fs n = r-:lr Y f'S = n (1-KJ ---(A) 

De (A) podemos escribir nfc (1-K) = fsK; nfc- nfcK = fsK 

nfc 
nfc = fsK + nfcK = (fs + nfc)K K= -----

fa + nfc 

Que es la constante del valor característico de la ~rofund! 
dad del eje neutro que está en función de 1os esfuerzos y -

de la relación de los módulos de elasticidad de los materi~ 
les lfn" • 

Al valor de "K" lo podernos poner como 

X= 
1 

f s 
1 + ñfC 

Que le ll~mar~~os cons•ante ~e proyecto. Esta constante :e 
proyecto fluctúa entre los va:ores de 1/3 a 1/2. 

.. . 



Por otro lado~ introduciendo una nueva constantFJ p = 
que es el porcentaje de acero y está en función de 1~ 
tría de la sección y por la quinta hipótesis que dice 
el conjunto de fuerzas interiores y exteriores forman 
sistema de equi~ibrio, tenemos: 

As= pbd y T = C 

1 

2 

fcKbd = pbdfs 

:por lotantc: 

fe 2p 
= 

fs K 

Igualando entonces (A) y (B)~tenemos: 

K 

n (1-K) 
= 

2p 

K 

::ue -
un --

x2 = 2np - 2npK . , K2 + 2npK - 2np = O por lo tanto: 

K = - np ..¡. V (np) 2 + 2np 

A esta nueva constante le llamaremos CC!~S'!'ANTE DE RZVISimr. 

jd = brazo del par intern~ ccrepresión-tensión 

Kd 
y jd = d - - que se ::!escribe ero el dia,~rama :!e 

3 , 
fuerzo a de 1;1. fiF;ura n,1rr:er::> 5, entonces dandol e a 

es---

el V,S 

lor de la ur.ijad tendre~os 

que será constante. 



ffaciendo nuevamente alusión la quinta hipÓtesis, tendremos 
que el incremento resistente de Ja pie~a en funci5c del -
concreto es igual al volmr.en del pris:na tri;mgular visto -
en la figura n1mero 3. 

Me= 
1 

2 
fcbICd jd 

Y el momento er. ~unción del acero será: 

Ms = Asf sjd 

C.:::no el momento del concreto y del acer.:: deberár: ~""r igua
les entre sí e igual al memento actuant:g exterior !:.!.E.,). 

De la fórmula del momento resistente er. ~unción de: concr~ 

to obtendremos: 

• 2M 
fcbF.djd = 2M • • f c = 

b!<'"jd2 
(C) 

De la fÓmula de: momento en !unción del acer0, ccte~iremos: 

:f s = 
Asjd 

'"' \ \ - , 

Las ';:' férmulas a~t erinr0 s ( ~: y (: 1 so!': ?"~Vi--

siór. 
gui1a 

gas, 
res. 

para vJ,;-<;:.s ri:'."cta.nF,t.tlz.rns si~?1 "'11""" ...... ' nr"" ,:;:-,..::; "::V:SP-

c btendrP."'.':':S las f,:r'"'.lt:.!a.s par~ ·lü-·.;=-: -:- t=~.=!::: -:z-"ls vi 



En 1a mayoría de :as casos, cuando se r.ace el diseño de la -
sección de una vi:a, es comúr. imponer la condición de que la 
mayoría de los materia] es p'.°""<ra este caso (acero y concreto), 
alcancen a la vez sus fatigas máximas de trabajo, cumpliéndQ 
se en estas cor.d:ciones lo ~~e conocemos con el nombre de -
SECCIO~ BALANCEA:A E~ U.NA vr:i:.. 

Naturalmente, diseñar una pieza dentro de la sección balan-
ceada, es ha~erlo sin duda en las mejores condiciones de tra 
bajo; sin embsrg:, son muchas las condiciones en que por ra
zones arquitectór.icas o bien por imposiciones de economía 
quedan fijas de antemano las dimensiones de la Vifa. 

De 1a fórmula del momento resistente de1 concreto, tendremos: 

Me= 

K= 
1 

2 

1 

2 

f cKj 

e introd·.lciendo una nueva constante: 

obtendremos M = Kbd2 • 
• • 

que nos dará el peralte efectivo de la s~cción de un~ viga: 
despej&ndo (d) t~r.~remos: 

V
I 1'! 

d = 
Kb 

que es una fér~~:~ :undam~nt2: ce diser.~. 

Esta :nisma fér~:;::e. pocriamos ::!ed~cir':.a :i-= la fÓt"•·:;1 ;'. .:e1 r::o
mPnt? ~n funciér. :~1 ac~ro: 

De la fórmu1 a de-: "'l':omentv en ~uncitn 1e: ac~·ro podre"':""'),B en-
t'ont!'zr el Srea de acP.ro nec-esario par"l re!'or::ar r.u~!:'.":.r3. se.E_ 
ción: 



Ms = Asfs¿d J.. .. s = ~:ie es lri fÓr"lula funda-
fsjd 

mfmtal de -:iü:eño. 

Con esta~ ~·::rr"lulas fun:-.:.a-•ntr.l.1~)0 de ::iis"l;:-;o ,yn se "f=UAáe dime!! 
sionar e:~~~ntos de c0ncr~to (refcrz~jo) anlicando J~ teoría 
del disA~o ELA~TICO: 
Procedimie~~~s a seguir: 

1.- Det~r~,~~r los ele~~~~;s mecánic~s como corta~tA y mo~en 
to exteri:)r. 

2.- Determinación de los mat~riales fe y fy. 

3.- Cáculo ~e las 

y J = 1 -
k 

3 

const~~: ... s 

4.- Deter~ir.acién del per~:te 

Ec 
n= 

Es 

,, J ..... 

d ='¡___ 
i K.b 

5.- Calcular el área de a~ero ccn As = 

k = 

M 

fsjd 

l 

fs 
1 + 

fe 

6.- Colocac.:.ón dP-1 ac<:?rc y :.etermir.:;.r el centro ce .-ravedad 
del ris:-::;. 

.., .- Conoci'.ic i:>l centro ~e :-ravedad de: ac~ro se c'3.: c•1"!a 
h=d+~l 

A.- Revisi~~ del ~omento extericr. 
9.- Conop,i_ic~l.!J!.QE1_<?.n,t;) E-X~l]ríor, :rev.:.sar la co::s'ta!":::e: 

. ( •.::: , K K = • np. - 2np , -~p :i.s1 como j = l - T 

10.- Revisión ie es~uerzcs~ 

fs = 
As;! 

fe = 
~v 
t: •• 



Ejemplo ilustr:::.~ivo i::ara Yer los pasos a sr:guir er. ~~ dimen~..,. 

sionamiento de una viga si~ple apoyada: 

Sea la siguie::te viga si.'."':;'! emente a¡:ov:da con los si,.':llient?.s 
materiales: 

fe = 200 Kg/ c~2 

fy = 4000 Kg/cm2 

d/b ~ 2 

T.M.A. = 3/4'' 

Sección propuesta 

".A.):: ;:. 5 t:on/111 

-.t-· -
' 6' 0 00 m 

. . fe = 0.45 :x: 

3C x EO 

? 
= 90 Kg/c:':l~ 

Cálculo del ~Eso propio: Wpp = 0.3x0.6 x l x 2.4 = C.43 Tcn/m 
+ 2.50 n 

Cálculo del "" 

w1 2 

!1! = = 
A 

Cálculo de 
.. __ 
;.;. =-.o 

K :: 

l + 

.. 
2ot"C 

qxac 

':IF-tttc e:ic:-::=.:or: 

""' 2.93 X é~ 

9 = 

n = 

= 

13.2 

Ec 

Es 

2.93 Ton/m 

':"~n-m 

= 



k 
j = 1 - = 1 + 

':i; .., 

1 1 
K= !ckj = --x 

2 

Dimension~~iento: 

1r;
d =V~ 

Kb 
= 

2 

h = 61 ~ 5 = 66 cm. 

0.29 

3 

QO X 0.2Q 

Cálculo de: área de acero: 

= C.9 

2 = r:.a F'g/cm 

El cm por lo tanto: 

As= = 12.2 cm2 ~ 3-i 6 + 2#: 5 
fs~= 200G X o.9 X 61 

Colocación del ücero: 

---1~L.----;,r 411 
kJ.r,. =L ~ ,\-1 1 
¡ ~s "'" ~" ~' '~J 1 ·+-
~' ------º--------------~ _J.: 

La separación entre varillas de~erá cumplir con: 

S '> {f. 5 T .:r-!.A. ( 'ta~año máxi:r.o ~iSregado ) 

bn = 2 (r te;+ nrp+ (n-1;se~. 
sea r = .t.O cm , e = 0.5 cm , e/' = l.9 cm ·;':'.?'!.A. =1.9C:: e-: .. 

S~paraciE~ ~ínima que reco~ienda el ACI 



~os regirá seg>Ín el A.CrI• ~cp.= 2.5 cm. 
bn = 2 (4 + C.5) ~ 2 X l.~+ 3 X 1.9 + 4 X 2.5 = 27.~ e- que 
resultó menor de 3~ cm. por ~~ tanto si pas~~cs con t=;C cm. 
Revisando la sección tenemos: 

K = V(np) 2 + 2np· - np 
• 

• • 

X= ·/co.0600) 2 T 2 (0.06CC>' - C.tJ600 = 0 .. 29 

= º· 29 = 0.097 

por la tai:to: 

K/3 3 

f M 5 =Asjd = 13.~5 X 105 
12.2 x.903 X 61 = 2001 Kg/c"".2 

j = 1 
K = C.903 -3 

fsK 2001 X C.2':? 
,.. 

fe = n (1-k) = 9 X 0.,71 = 90.8 ~<?e.o Kg/cT...::: 

Los elementos mecánicos y el re~uerzo logit~dinaJ los =~~~es!:!! 
tamos en la figura siguiente 

~¿V= 2.1St1:>n/m 

~ 

-¡-
or.s;r., ¡ , 

.J_ ~' ' ...__._..._~ _ __,...._ 

1 

+ 



SECCIONES 3ECTANGUL.ARE2 ::JOBIE.'!EUTE ;:::"t.."'JAS . 

Los :pasos a seguir ;ara calcular este ti~o de ~~cciones es -
esce~cialmente el ~is~ que para :as seccione~ s:..~plemente a.;_ 
madas con la difere-.cia de que la fuerza total ~e compresión 
es la suma de la f:.:e:::-za de compre!':..t:n en el cc~c:-eto, c 1 y de 
la f~e=za en el ace=~ de compresi~~ c2 , para ~~~e~~inar c2 , 
es necesario calcu!ar :a deformac~ ~n al nive: ie: acero de 
compresión 8s, y cbtener a partir ie dicha de~c=-:~ción, el e.§. 
fuerz= en el acero ~s. Este esfuerz~ puede ser ~enor o igual 
al de ~~uencia; pero n'..mca mayor ~~e éste. 

Es cc=.!ición indisper.:=able que la ~scuadrfa de :a::ieza este' 
fija para que se prese~te el pr~c:e,a de que el ~n~ento resi~ 
tente natural de la sección traba~ando como ba:anceada sea m,g_ 
nor que el momento flexianante al ~ue se somete :a viga. 

En la ~igura siguie~~e se ilustra e: diagraTa dg esfuerzas y 
defor::raciones que ac~1a~ en este ~~;e de secci:=~s. 

M':: KIJdZ 

As,:: 2i.. 
fsjd 

•' t~ A' 

/~ 
.f".N + 

fe (Kd-i/'} 
l<rl 

...... 
• t 

¡;= 2trf'::2n!c k;~a' ~fs Iim 



fs lím = 2000 Kg/cm2 

El factor "2" es para tomar en cuenta el ei'ecto del Y.2-:::EP - -
(flujo plástico) siempre y cuando este valor no exc('ia del es 
fuerzo de servicio límite al del acere que es de 2000 Kg/cm2~ 

Aunque el diser.o es sencillo, se ex~one un ejemple i:Astrati
vo para su mejor entendimien:o. 

Calcular los armados en tensión y compresión en una viga doble 
mente armada sometida a un momento de 2G,OOO Kg-m. 

dstos t b-: 25<ITI•' • b-::25C.f11 > b.r 2Z::ur¡ 
i\' ... { ;¡' 

f;= 210 /<5/crr/' 
_,,.. 

d' . ---~-, T!_f ~ 
f.s-: J4oo l<s/cnf 

! 

di 
1 't Ai , A; Kc( 

!+ 1 

n-= 14 •-+--• '· :.¡.¡· . -r-

1 

1 d·cfi -~-'"·~~·~ K-:: 19.i;;5 1 As, 1 1 As~ 
d: 60Crr/ ->.-. @-.-•" -ir- ·-~-1--

' ' 
b-::: 25" Crr¡ 

e:('= 8 crr¡ M1 "t M2 = MT = M1-rM2 

Cálculo del !".·'.)r.ento resist'3.":":.te nat1:~a: ce la secr::ió::: 

~ = Kbd2 = 10.55 X 25x5C2 = 1221675 Kg -e~ 
tt:2 = Mt - !·:1 = 2 '000,".:'0C - 1 '221,875 = "'"'8, 125 Y.g - cm. 

La viga cerne ~~cci~n bala~c~ada neceai ta ·.:r. ár~a d~ :i.cer::i ce: 

As = ?Yr, 
fsjd = 14CO:x0.'34x5C 

1'221,8"'~ = 20~..,B cm~. 

• I' 



Nos falta absorber M2 = 7~Q~l25 Kg-cm, este ~omento lo toma
remos ccn un par Je acero como ~e ilustra en la figura del -
ejemplo siguiente: 

-J.. -+ 
d!:s 

Kd=.?4.5 T 
U•.5 

+ l 
Kd = 49x50 = 24.50 cm por igualación de ~riángulos tenemos : 

f c 
24.50 

• . . fc 11 = 16.50 fe 
24.50 . = c.672 fe 

fsw = 2nfc 11 = 2xl4x0 .. 672.x94.5 = 1,780 Kg/c":12 

Que res111 tó mayor de fs :por lo tanto se tcmará este valor. 

A' s = M2 
fs (d-d f) 

778 125 2 = l,400 fso-8) = 13.25 cm 

Entonces las árPS finales de acero en la viga será: 

Tensión Ast = As1+As2 = 20.~s~13.25 = 34.C3 cm2 

En cc~presión A's = 13.25 cm2 , 

... 



VIGAS 11 T 11 

Son una combinación de losas y vigas formando ambos elementos 
una sola unidad; la losa recibe el no~bre de patín y la viga 
el de alma, nervio o nerva~~ra. 

Para que una viga traba~e realmente c~::o "T" es necesario que 
el eje neutro "E.X. rr caiga abajo de la losa o pr:tín; en caso 
raro que el eje neutro caiga en el lÍr::i te de' pat.fr. o dentro 
de él, la viga 11T11 será 1r..ic.::;:nente en .:::.p.::..riencia y :<: sección 
funcionará como una viga rectangular y se deberá ca:cular co
mo tal. , 
En este tipo de vi~as, el ancho del patír. es quizá lo más di
f!cil de calcular o definir ~· es los esfuerzos de co~presión 
máximos que se enc~entran :ocalizados e~ el eje de !a sección 
van dísminu;rendo conforr.:e se alejan de .iic?:.:; e;1e, fenómeno 
provocado principalmente ~;::::- los esfuerzos C;)rtan-:<;?s en Ja l.Q. 
sa. 

Siguiendo el reglamente del ~.F. de construcciones el ancho -
del patín deberá quedar :i7.itado al mer.~r valor te :as 4 esp~ 
cificaciones siguientes: 

A~- No exce1erá de la cuartª~arte del cl~rc. 
B)- No excederá de la mita~ de la dist~~~i~ entre ~a~:s de n2.!_ 

vaduras. 
C)- No excederá de 16 veces de espescr ~e~ patí~ 7.ás e: nr.cho 

· de1 alma, nervio o nervach:.ra. 
D)- ~o excederá de 6 veces el peralte ~fec~:v~ M~s ~: a~c~o -

del alma, nervio o ner·:.a.:iura. 

I.a falla en este tipo de vir:as, pui::1rn -r:i¡;i-:ar~e p,:r cr:mpre
sión en el patín, por ter.s:..!'r. en P.1 !'l'!f·1erz: l~r.ri:-.::ir:2l, -

por tensi6n Ji3~~n~l y pc-r au~erencia. 



Nuevami:mte di'tujarernos el rlia;:rama de :-:o.fuP.rzos para una sec

ción "T" .. 

b 

As 
@ 

>\" f s 

/ 
/ 

.( 

Del diagram~ ~e esfuerzos := = 
vorabJe jd = ;-t/2 

d-z 
, 

~ara el c=s: ~as desf~ 

Para determi~ar el área de acero de re~ue~zo que v~ a llevar 
la sección 11 ':''1 del mis:no ;iiagrama de e.s::uerzos, t~~:!::-e:nos: 

M = Asfs (d-t/2) • . . 
El valor d.e ";!'' and& cae:. s.:.empre 
0.90 a C.92 :~c:~sc des;~~~iando 

Cálculo del pera~t~ de la sección 

-t~-
fs 

en:~~ estos v~::~~s de : 

u,,..., - .. 

1 

1 

! 

1 



Del di~grama de esfuerzos de compresión se tendrá: 

e= (re+ ~ (Kd-t)] ~ b 

e= fcbt {l- 2id ) 

M= Cjd =:t:cbt jd (l- 2id ) 
. t . . fcbtj = d-~ 

d= 

la 

M t fcbtj + 2k que es el :per 1 te requerido para 
sección 11Tn .. El área se calculará con: 

Ejemplo ilustrativo. 

"W= 3.0 ton /111 

A~~ 
B-Om 

DA'fOS: 

t:::: 10 cm 

f' e = 200 Kg/ cra2 

fy = 4000 Kg/cm2 

c~a .. c. = 3.0 m 
b" = 25 C'm 

M 
As= f ºd S;J 

Cál.cu1.o del momento flexionante: 

M = Wfz
2 = -a 

. 1 
K = l + fs 

ñfC 

3~s:t2 24 Ton-m 8 = 

= 
1 

1.. 2000 
9x9ó 

= 0.20 

cálculo del ancho efectivo. 



b= 

peralte .. 

d= fcbtj 

J'i¡4 = 8fXJ/4 = 200 cm 
~cae= 300 cm 

ll6t+b~ = 16x10+25 = 185 cm ~~---!~Rige, cálculo del 

+ 
t 24:d05 
~ = 90xl85x10x0.9 + 

10 
2xo .. 28 = 33.87 cm: 34 

El. peralte obtenido resultó muy chico probablemente no pasará 
por cortante. este tema sa ve en los si&,uiente capítulos: 
Cál.cul.o del área de acero. 

1'I 24-.0x105 2 
As = _.,,,.fs_J...,.d.-- = -...20=00~~""';(""'3""'4--,5=-j""". -- = 41 •4 cm 

Como comparación: si hubiera sido una sección rectangular. ~ 
ra encontrar su peralte tendríamos: 

d =~~5 = 90 cm 

Comparada con la •d" anterior hay dif'erencia sign.ificativa,su 
área de acero sería: 

.Is = = 
24x!05· 2 

-""'200-o~x-.9""0i0.....,,,.._~9~ = 14.81 cm 
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DISEÑO PLASTICO O AL L~ITE 

El procedioiento más utilizado en la actualidad es el denomi
nado METO:JO PLASTICO o de resistencia Última. 

El procedimiento consiste en determinar las acciones interio• 
res correspondi~ntes a las condiciones de servicio, mediante 
un análisis elástico y multiplicarlas por un factor de carga 
que puede ser constante o valiable según los distintos elemen 
tos para así obtener la resis·l;encia de dimencionamiento. 

El factor de carga puede introducirse también incrementando -
las acciones exteriores y realizando después un diseño elasti 
co de la estructura. El dimencionamiento se hace entonces con 
las hipÓtesis de comportamiento inelástico. 

Se presentarán dos procedimientos a seguir para el análisis -
de este método, según el A.C.I. y según el R.D.D .. F .. 

SegÚn el A.c.I. (Instituto Americano del Concreto). 

I 

A .o.ssf'c: 
.., 'I 

r::::==::i C!: o.es f~ab 

As 
·@ 

~ '!: 
'i b '\ (a) 



S·e aplicarán las hipótesis básicas del diseño plástico vistas 
en p'2 gina número 6 • 
Del diag:::-ama de deformaciones tenemos: 

Ec ---= e 
EctEs 

d 
• 

e Ec 
d Ec+Es 

Substituyendo valores ya para el caso límite tendremos: 

e 0.003 
b= o.003+fy 

_2_x1_0_6_ 
= 6,000 d ..,..60 .... 0'""0.....-+-r-y--

Que será la profundidad del eje neutro E.N. en la sección ba
lanceada, esto quiere decir que los dos materiales estarán 
trabajando con sus esfuerzos máximos a la falla y con un.a de
formación igual. 

Ta conoc1do Cb y del dia...-rrama de esfuerzos (a) del equilibrio 
de fuerzas internas ¿:Fh =O tendremos: 

• • 0.'35fcab = Asfy ----(a) • • 

Introduciendo 1a constante 
de acero, se puede depejar 
ecuación anterior {a) 

As P = bd que es el porcentaje 
a As = pbd y sustituyendo en la -

O .85f~ ab = pbdfy 

Despejando a (a) tenemos a = P o.JF•c d 
profundidad de'l bloque de esfuerzos. 

S fy · i introd•.tcimos otra constante m = -0,..._..:;;8~5'""r""•-c-
a = par:I = Kec 

que será la 

tendremos: 

Donde Kt = 0.85 si f'c ~ 200 Kg/cm2 ; pero si fé>2B0 K/c2 

X, disminuirá en 0.05 por cada incremento de f'c en 70 Xg/cm2• 



Entonces el momento Último resistente valdrá: 

Mu = ~ Asfy (d- ~ ) 

Donde el factor cF toaa. en cuenta posibles fallas en la fabri
cación del concreto* acero, cálculos, etc. 

El valor de ~ (lla.aado factor de resistencia) estará compren 
dido entre 0.70 a 0.90 segÚn los elementos mecánicos ac--
tuantes: 
Va1ores de ~ para diferentes tipos de carga 

Flexión 
Cortante ---

para columnas 

~ = 0.90 
el> = o .85 

zunchadas 
Estribos 
Aplastamiento 

cp = 0.75 
q>=0.70 
~ = 0.70 

Entonces de As = pbd y sustituyendolo en la fórmula del momen 
to Último ( Mu } tendremos: 

Mu = pbdfy (d-

:;2 = ~ pfy (1- , ) fórmula probablemente la más uti"." 

lizada actualmente por ser la expresión mas práctica para en
contrar el momento Último. 

La fórmula anterior podemos 
_,!¡¡_ f'c 

2 = pfy f 1c 
bd 

( 1-

otra nueva constante: 

escribirla de esta otra forma: 

2XO~f'c ) y si introducimos -

pf y l 
q = f 1 c Y 210.85 = o.59 se tendrá: 

expresión que aparece en algu-

noa libros pero cue no es muy práctica. 



H 

Veamos ahora la expresión: 

6000 
Cb = _,,,,6=0=00.,,,.-+"""fy- d en que influye en las f Órmulas 

anteriores. 

Partiendo de la .siguiente expresión 
cual despejando a (p) tendrel'JlOs: 

f'c --1._ e p = O.l'.35b1 -¡y- d 

b 0.85 f'c a= p:fyd,de la' 

donde (C) para la con-

dición balanceada vale segÚn ecuación ( * ) entonces el por
centaje de acero balanceado valdrá: 

pb = 0.85bt f'c 
fy 

6000 
6000.,.ry 

La sección sub-reforzada será dúctil si el acero es dúctil, -
si no es así sufrirá una falla frágil, Se garantizará si.empre 
que ocilrra la falla en el ecero antes que en el concreto por 
compresión; para esto deberemos diseñar con un porcentaje de 
acero que esté comprendido entre los siguientes valores: 

it ~ p ~ o. 75 pb 

Un valor recomendable de (p) será p = 0.18 f'c 
fy 

Procedimiento para diseñar plastícamente segÚn el R.D.D.F. 
(Reglamento de Construcciones del Departamento del Distrito -
Federa!). 

[ As 
-J..___ 

eº J 



31 A.C.I. tace variar la profundidad del bloque de es~~erzos 
"alll, mientras ~ue el R.c.n.:r;.F hace variar el valor ;ie fue -
c:m f 11 c = kfc dando a "kº los siguientes valores: 

K= 
si f*c s 25C Kg/cm2 

* f ~50 <>i f~ > 250 Kg/ cm2 

~~ la figura (b) se nuestra ~na viga rectangular con ~efue~ 
zo de lado de tensión Única~ente. Se supone que la sección es 
s~b-reforzada• de manera que e"! acero fluye, como sucede con 
los casos prácticos de diseño, por lo tant:}: 

~ 

fs = fy 

For equilibrio de fuerzas, se puede obtener la profundidad del 
bloque de es!'ae:-zos "a" de la siguiente manera: 

* ab.f"c = Asfy . . 
C = T 

a= ----(a) 

Tomando momento con respecto a la resultante de compresión: 

Mu= T (d- +> 
Mu = Asfy (d- ~ ) 

Otra expresión pueade obtenerse tomando mementos con recpecto 
al acero de tención: 

Mu = e (d- ~ ~ , Mu = abf"c (d- ~) 

Introduciendc las constantes 
As = pbd y de la ecuación 

p = ~ por lo tanto: 
{a) tenemos: 

* azpd~ . 
f haciendo constante z m te'!ldremos: 

......... 1 



M~2 = F.R.pfy (1- ~~ ) = 
bd 

· f"c p:';· , 
pfy -rttC' (1- 2fnc 

Introduciendo una nueva constante: q = pfy 
:'"e 

:~ = [ .qfy (l-0.5q) J F .. R .. 

Podemos expresar la fórmula anterior de esta otra ~~~ma: 

M~ = F.R. [ pfy (l-0.5q) J 
bd 

Ejemplo ilustativo que hace ver la di~erencia al ~sar el proc~ 
dimiento del A.c.r. y el R.c.n.D.F .. 

DATOS: 

6.oom 

f'c = 200 Kg/cm2
2 fy = 4000 Kg/cm 

T.~.A. = 3/4" = l.90 cm. 
d/b = 2 

A. C. I. 

Wp.p.= o.:;ox0.65x2.4 = 0.468 Ton/m. 

V= l.4x0.468 t 1.7x2.5 Ton/m. 
2 

Mu = 4.§x6 = 22.05 Ton/m. 

p z o .1e f'c 200 fy = o.1a 4occ = 0.009 

Mu 2 = {> pfy (1- -T> 
bd 

f y 
na • ------c.e?f'c 



Mu 
~= 
bd 

22 05x105 
0 0 00 ( 0.009x23.5 ) • 2 = .9x • 9x4000 1- ¿ =28.97 

30d 

por lo tanto: U 5 1 d22.05x10 _ 50 40 = 30x28.97 - • cm. 

si suponeJDOs un p = 0.007 entonces: 

22 •05xl0
5 = 0.9x:0.007x4000 (l-

30d2 
O .007

2
x23. 5 ) = 23.l 

entonces d= V- 5 1 22.05xl0 = 56 •4 
30x23.l 

2 As = o.OC7x30x56.4 = 11.84 cm • 

R. C. D. TI. F. 

Wu = 1.4x2.968 = 4.15 Ton/m 
2 

Mu = 4.l~x6 = 18.68 Ton/m 

Mu ( ..J!!L ) ::2 = F.R.pfy 1- 2 bd 
fy 4000 

m = f1ic-" = o.8X0.85x200 = 29·4 

c:n. 

p = 0.009 

= 0.9x0.009x4000 (1- 29.4~0.009 )=2S.l cm. 

por lo tanto: d= v §g~~~:~5 !_ = 47 .o cm. 

18 .. Sxl.05 
30d2 

por lo tanto: 

= 0.9x0.007x4000 (1-

5 
d 18.5x10 52 2 = 30x22.6 = • 

As = 0.007x30x52.2 = 11.0 cm2 

0,007x29.4 
2 

CJll. 

p = 0.007 

)= 22 .. 6 

,..,•., 



A. c. r. 

As = 13.ó cm2 {5#'6 ::::: 5 (2-87) 

4#6 + 1# 5 

Colocación de varillas: 

bn = 2 (r+c) + n éJ? + n-1 ( sep) 

Separación entre varillas: 

sep = 2.5 < Rige 

= 14.35 

= 13.47 

{ 
p = 1.9 cm 

1 1/3 = 1.33xl.9 = 2.53 cm. 

Colocación de varillas en un Anlo lecho 

bn = 2 (4~0.5) + 4xl.9 + 1.6 + 4x2.5 
bn = 2~.2 cm < 30 .o cm. 

cm2 

cm2 

h = 50.5 + 5.5 
56 cm que será el pera1te de la sección. 

R. C. D. ~. F. 

2 As = 12.7 cm 
{

3.t:6 + 2-# 5 = 12.59 

4# 6 + 1 # 5 = 13. 38 

Colocación de Varillas: 

bn • 2 {r + e) + n cp + n-1(sep) 

., 
cm"' 

cm2 



Separación entre varillas. 

{ 

<P = 1.9 cm 

sep = 
1.5 T.?{.A. = 

---Rige 

l.5xl.9 = 2.8 cm. 

Colocación de varillas en un solo lecho. 

bn = 2 (1.9 ~ 0.5) • 3xl-9 + 2xl.6 + 4x2.8 
bn = 24.9 cm 30 cm 

1 l ll Jj í + o Q Q 

3·!1+ 

~ 4 :o!' { ~ r i 
3·5 5.5 G 6 s.s >s 

h = 47+3.5= 5 o. 5 cm 
, 

el peral te de la . , que sera secc1on. 

s E e e I o N E s " T " 

Sea: A's = As2 y As= As1 Si í's f y 
• 

As = Ast + As2 B1 s = Es • • 

e - d· 
e= o.cc2 

te - 'Ec-&8 1 
o.oo;-~ 

2xl0 

e• Re 
!C-E8' d' e = 6COO d' 6000-ry 



Haciendo 
C = T 

0.85 f'cktC = (p-p') dfy 

• • a = k,c = 0.85 c 
0.85 f'cab = (p-p') bdfy 

De la figo~ra anterior: 

Si As = As1 + As2 
As1 = As - As2 

pero As2 = As' 

. . As1 = As - As' entonces Pr bd = pbd - prbd 

entonces As1 = (p-p') bd 

= 

0.85 f 'c k1cb = ( p-p'} bdfy entonces 

(p-p') = 0.85 k, :t:' c 1 6000 
fy cr 6000-fy 

De la misma figura anterior tenemos de C= T 

0.85 f'cab = As1fy = (As- As') fy = (p-p') bdfy 

despejando a »an tenemos: 

d' 

( p-p') 

a= (p-p') f~ d o.a f'c donde m= o.85f' 1c 
fy 

a = (pt-pf) md 

Entonces tomando momentos con respecto a la zona de tensión. 
tenemos: 

Mu= As1fy (d- +) ~ 
Mu =(As-A' s) fy (d- ~ ) 4' 

Por otro lado tomando en cuenta que la sección resutte doble
mente armada, la contribución del acero en la zona de compre
sión se analizará de la manera siguiente: 

'bd 



fig. e e J 

de la firura (C) 

f's = f'y . . 
Mu2 = ?<!u-l'!"Ut 

Mu2 = cp A'sfy (d-d) 

Mu2 ( d' ' 
bd.2 = q; p'fy 1- -d-. 

El momento Último final; tomando en ~~enta que la sección t0-
me esfue=zos en la zona de compresié~ tanto el c~ncreto como 
el acero 1 valdrá: 

Mu= cp [(pt-pf) fy (d-+ ~ + Affy (d- ~ ) ) 

Dicha ex~resión se puede escribir 

Mu= 4> ~ pt-p!~ fy (1-

y el por~entaje de acero (p-p') 
tre los valores: 

de e~ta otra :=::-::a: 
(ct-pf)m ( t >) 2 + pf!y l- 2d 

de=erá estar CC"Zprendidc en 

0.75 (C.85 k¡ 

De la figura (d) 

f'c 6000 '> r ')>r A-, f'c i!' €CCO íy 6ooo+íy'- .p-p - • .,_-; .iC¡ry tr 6ccc-ty 

tenemos de: 
• o.85f'ct '.c-f) = Affy C = T • • 

fy = -L m 
fl--_1.t\ .. --- - " .u: = (~-b' )t O.R5f'c 

Si se desprecia la compresi6n en Pl ~: -:creto, en': :"•:.::ee el !""o
mento Último que resistir~ el acer~ ~~~á: 



Mu= ~ Affy (d- ...L) 
2 

. Mu t • d= ~u + _L 
~ Affy 'JAffy = d- -r .. • 2 

Ji!u As= Af y As= ~ iy (d-t/2) 

Ap = ...:L 
m b d= ?fo + +y As= Ap tApfy 

Ejemplo de una sección T diseñada plásticamente. 

36 3tió 

f'c = 200 Kg/cm2 

fy = 2530 Kg/cm2 

e.a.e. = 250 cm. 
r.c.M. = 1.4 
?.c.v. = l.7 

! 
60 

1 

+ 

P.p. = [e c.25x0.68! + (2.2sxo.12'] 
Wp.p .. u = l.06x.l~48 ~or./m. 
~ - ~ 5 l 7 - 12·-: nV.U - '•X • - 14 .2} Ton/111 .. 

M + • 1~~ x 14.23x3E = 36 Ton/m. 

----.T. '" 1 
68 

·- -~ -- -_ J 
t.s+ 

2.4 = 1.cG Ton/m. 



14.23x3§ 6 O m M- = 8 = 4. ..:on-m. 

bd2f'c 2 200 5 5 __........._"'-..._ = 25:x60 x ----- = 60xl O Kg-cm. <. 64xl O Kg- cm. 3 3 Mu= 

Quiere decir entonces que resultará doblemente armada el po~ 
centaje máximo de acero~ deberá ser el 0.75 Pb. 

p máx. = 0.75x0.85xC.85 

:Mu 
bd2 = q, pfv <1- T ) 

2CO 
2530 X 

; m = 

600 
6000+2530 = º·º31 

fy - 2530 = 
0.85f 1 c - 0.85f'c 

~M_,,u ___ = 0.9x0.03lx2530 (1- o.o3ix2~4 • 9 ) = 53 
bd2 

Mu= 53 bd2 = 53x25x6o2 = 47.7xI05 Xg-cm. < 64xl05 

14.9 

Con este result~do confirmamos que
2
será doblemente 

As1 = pxbd = 0.03lx25x60 = 46.5 cm • 
armada -

llfu.2 = 64-47.7 = 16.3 Ton-m. 

As2 = A's = Mu2 --r .... y...,t...,a .... _-a .... , ..... ,- = 16.3x105 2 
o.9x253óx(6ó-8) = 13• 77 cm , 

Sección de momentos positivos M = 35.7 'l'on-m 

El ancho efectivo será 
{

L/4 = 150 
b = 16t-bT : 16X12 
· e.a.e. = 250 

Af = ...:L (b-b') =12 
DI 14.9 (150-25) = 100.67 cm2 

El mo~euto último resistente será: 

RIGE 
+ 25 



t 

!'!LR = f Af fy ( d-t/2 ) = 0.9xlOC'.67x2530 (60-t:) = 
ll.92xI06 Kg cm. 

Que es m•·cho sa:vor que el momento actuante positivo. 
Como tenemos una sección sobrada utilizaremos la otra fÓrlll!! 
!a. 

!s = Mu = 35.7x1C5 _ 2 --o-. q.,..x"""2~5=-=3::-;o....-.(;..;;6""0,.....-'6"'")- - 29 • 0 cm : fy {d-t/2) 

Concluimos que el diseño correcto será una viga" T .11 imverti 

da J. • 



DISEfO DE VIGAS SO'!IIB:IDAS A FU~~ZAS CCR~AXTES 

La gran mavoría de los miembros estructurales de concreto 
re~orzado no pueden escapar de tener aue resistir fuerzas -
cortantes. Estas fuerzas rara vez actúan por sí solas, sino 
e~ combinación con felxión, carga axial y quizá torsión. -
Además de identificar el efl.?'cto de fuerzas cortantes que a~ 
túan por si solas, es necesario examinar las iteracciones -
posibles con las otras acciones estri1cturales. En los ~iern
bros a flexión en especial, los mecanismos que resisten el 
cortante iteractúan Íntimamente, con adherencia en el con-
creta, el refuerzo y el anclaje de éste. 

La transmisión de cortante en las vigas de concreto reforz~ 
do se apoya fuertemente en la resistencia a tensión y com-
presión del ccncreto. En consecuencia no es de sorprender -
que una falla a cortante por lo general sea no dúctil. Por 
lo tanto, se debe intentar suprumir dicha falla. En especial 
en estructuras que resisten sismo, se pone gran atención -
a la ductilidad, razón por la que el diseñador debe asegu-
rarse de que jamás ocurra una falla a cortante, lo que im-
plica que cuando es escencial la ductilidad,. la resistencia 
a cortante del miernbro deba ser algo mayor que la resisten
cia máxima a flexión que éste podría desarrollar. Es conve
nie~te utilizar aun los conceptos clásicos de esfuerzo cor
tante en los cuerpos homo~éneos isotrópicos y elásticos al 
tratar con miembros de concreto reforzado. 

Modificar en forma adecuada, la teoría elástica puede pro-
porcionar predicciones aceptables con respecto a resisten-
cía v a la for~~ción de grietas. Sin embargo 1 con el desa-
rrollo de t"':rietas, se origina un patrón su"!'lamente complejo 

de esfuerzos, al grado que en esta etapa muchas ecuaci~nes 



que actualmente se utilizan tienen poco ~ue ver con e1 com
portamie~to real. 

Para visualizar el efecto de la fuerza c."'rtante es Útil re
cordar algunos conce~tos elementales ¿e ~a mecánica de los 
materiales, ~:a que, a niveles de cargas ba~os v antes de la 
aparición de ;:rietas el cc:i!nortamiento a~l concreto re~orz§: 
de se asei:e~a al de 1m 'l':ateria1 homo~éneo, · isotrópico y -

elástico. El est~dio se li~itará al caso de elementos en -
que el estad~ de esfuerzos !JUede supcnerse como un estado -
de esfuerzos ~lanas. 

En un punto c~alquiera de un elementc sujeto a este tipo de 
esfuerzos, los esfuerzos normales y tanHenciales correspon
dientes a distintos ·planos que pueden pasar por el punto -
varían en ma~itud al cambiar la orien~ación del plano de -
referencia. El estado de Psfuerzos en un punto queda def 1n1 
do cuando se conocen los es:'uerzos nor"'lales y tangenciales 
en el pu"'lto según dos planos perpendiculares cualescuiera.
.!quellos planos en aue solo existen e~fuerzos normales se -
llaman planos principales y son perpendiculares entre si. 

Los esfuerzos en estos planos reciben el ncm~re de esfuer-
zos principales y tienen la propiedad de ser los esfuerzos 
~..ximos o m!ni"!Os que pueden existir en e1 punto .. 

I.a. distribuci5n elástic~ de esfuerzos tan~encialP.s, V, se -
calcula con expresión: 

V= bh 

Donde V es la f~erza cortante de lü sección, Q, es el momen 
to estático respecto al eje neutro del :frea de la oeccién -
situada arriba del ni•1el considerado, b ec el ancho :e la -
sección al nivel considerado y h es el peralte total de la 



sección .. 

Si el elemento es rectangular, ver la figura (a) siguiente, 
podemos deducir la fórmula anterior de esfuerzos tangencia
les, tendremcs! 

T 
. . ' 71·1 /. /,. 

fg. (a) 
:; i1.., 

H 

1 11As 
--V4W/d ·-

b 

& = ±§ 
I = 

Q = 

I r-

b (kd)3 
3 + nAs 

b (kd) 2 
- 2 · = nAs (d-kd) 

b (kd) 3 + nAs (d-kd) 2 

b (kd) 2 
¿ - + nAs (d-kd) 

-tí Kd 

. ~ E.N. 

$ = + (kd) + d- (kd) = d- + 
+ = d (1- ~ ) = dj 

Substituyendo, tendremos: V V 
~ = bjd = '6<l 

La distribución elástica de los esfuerzos tangenciales la -
podemos esc~P·ir :; tambien: 

T= 
V 

bd 



Para ur1a viga de peral te variable, tendretr.os: 

V:!: 
V= bjd J 

Los esfuerzos tangenciales o cortantes pueden ser vertica1es 
y horizontales, producidos los primeros por la gravedad, s~ 
g¡ín la figura (b} 

1 tl-------'I 1 
f:ig· lb) 

y los horizontales producidas por las mismas tensiones y com 
presiones producidas por la f'lexión segÚn la ~igura (e). 

Los esfuerzos cortantes vert=cales y horizontales al conju
garse con la de~ormación de la viga, producen otros que pu~ 
den originar grietas como se ve en la figura (d) 

fig. (e! ) 

1(///1'\_"-'-~ 
fj;g. (él) 

SI 



Estas grietas producidas ocacio'l"lan una tensión conocido con 
el nomhre de TENSICX DIAl"!ONAL, dichas grietas suelen apare
cer cerca de los apoyos con una inclinación a 45ª en donde 
el esfuerzo cortan~e es mayor y se van convirtiendo en gri~ 
tas verticales con!"orme se alezan de donde es mavor el es-
fuerzo cortante. 

Una forma convenie~te de representar los estados de esfuer
zos en los distintos puntos de ~n elemento consiste en tra
zar las redes de trayectorias de los esfuerzos principales. 
Estos diagramas muestran gráficamente la dirección de los -
esfuerzos principales en cualquier punto de~ elemento. En -
la figura (e) se ilustra una red típica de esfuerzos princ! 
pales de tensión para el caso ~e una viga libremente apoya
da sujeta a varias cargas concentradas. 

111111111111111111 
~--~ 

fig. (e) 

Considerando el equiljbrio de un elemento inf'initecimal la 
magnitud de fn v la inclinación de los eBfuerzos prin 
cipalea, resu1 tantes de la aplicación sinrultá~ea de un ee~
fuerzo de tensión f y un esfuerzo cortante v ilustrado 
en la figura (f' lo pode~os obtener como siR:Ue: 

5Z 



N" .a -r-----f-~ 
e; s. 

;-r 

(f-2) 
fig.( f) 

De la figura ( f-2} tenem:s: 
fn = es~uerzo principal 

'6-= plano principal 

A.:S = AC SSN -6-
~C = AC COS -& 

Del equilibrio de fuerzas en la dirección X tenemos: .EFx=O 
cr AB- 'b BC + fn AC sen. TJ- = C 

- (JAC sen.-ir - ¡; AC cos. -(}- + fn AC sen.-9-=0 

( fn- Cí} sen. -9 - 6 Cos. iJ- = O ----------------- {A) 

Del equ.ili brío de fuerzas en la dirección Y tenemos: I: Fy=O 

7: AB - fn AC cos. -f}- =0 

¡; sen. ~ - fn cos. -r;. =0 ------------------- (B) 

Resolviendo el s!stema rtP ecuaci~~es (A) y (B) obtendr1a'!!Os 
una solución trivialf para evitar esto igualaríamos el dete~ 
minante a cero. 

fn- fF" 

·• 



Ya conocido el valor del esfuerzo principal nos falta~ía d~ 
finir el nlano principal. 

Trazando un plano N-N y haciendo el equilibrio de esfuerzos 
que pase por dicho plano tendremos: 

ZF NN =o 

- cr AB sen.~ - b' AB cos.-e- b' BC sen.-& + fn AC = O 

- cr A sen. 2-e- 'b A sen.-e- cos.& - ¡;; A cos.-{tsen&+fn A = O 

a-sen. 2 & 

haciendo: 

+ 2 ~sen. -& ces.-& = fn 

sen. 2-a- = ~ ( 1- cos.2 -G ) 

2aen. -0- cos. -& = sen. 2 -& 

~ ( 1-cos. 2 -& ) + ~ sen. 2 .g. = fn para poder encon 

trar el plano principal derivamos la ecuación: 

~z =0 = f 2 sen. 2-6- + 2 i; cos .. 2-9- = O" sen. 2-&+ 2 b cos.2-9-

por lo tanto: cr sen. 2 -9- = - 2 b coa. 2 1}-

a- sen. 2 -& = _2 ~ cos. 2 -& 

tg 2 e- = - 2 ~ 
cr 

Que sería la ecUación de1 plano principal. 



----) 

Tendremos dos secciones de interés: 

1.- Donde el momento es m~imo y el cortante es nulo. 
2.- Donde el cortante es máximo y el momento nulo. 

Caso l.- El momento es máximo y le corresponde un valor de 
fJ máx. y el cortante ~ = O , entonces si ~ = O 

.fn valdrá: 

fa ={ ~ y tg ~ = o 

de donOe 2-0- = { ~ooº 
Caso 2. - Momento es nulo t por lo tanto U = O y V 

el máximo, entonces ~ será el máx. 

f'n = y tg 2 .g. = oc . . 2.Q.= { 
90º 
270° 

• 

, 
sera 



EXPR~IONES FARA VAI~AR LA RESIST~~CIA A 

EF~CTOS ':'E FUERZA CORTA~~"'E 

E71 la mayoría de los reglamentos los ef~ctos de las varia-
bles estudiados anteriormente se expresan por medio de fór
mulas sencillas, con ciertas limitaciones y restricciones. 

Como se ha dicho, no se cuenta con una teoría general que -
explique satisfactoriamente los efectos de la fuerza corta~ 
te en elementos de concreto. Por consiguiente las expresi.Q. 
nes propuestas reflejan los efectos de las variables princi 
pales dentro de los límites de la informacién experimental. 
Las recomendaciones escenciales de los reglamentos tanto -
del A .c.I. como ia del R.C.D.D.F. están basados en el trs 
bajo ACI - 32~ y solo difieren entre si, en detalles, nots 
ciones y en la forma de establecer el factor de carga. 

MIE11rnROS SIN REFUERZO TRANSVERSAL 

El efecto de la fuerza cortante en un elemento puede medir
se valuando el esfuerzo cortante nominal dado por la expre
sión. 

vr = 

Donde: 

vr = esfuerzo cortante nominal en una sección transversal.
Vr = fuerza cortante externa en la sec:ci6n considerada, co

rrespond 1 ente a la carga de disefio. 
b = ancho del alma de la sección I ó T o ancho total si 

la sección es rectangular. 
d z Peralte e!ectivo del refuerzo longitudinal de tensión. 



Para elementos sin refuerzo en el alma el esfuerzo cortante 
nominal ·::orres-pondiente a la carga que produce el agrieta-
miento i~clinado, está dado por la ecuación: 

ve = O. 5 'f7"C' + 180 p Vrd 
Mr ~ 0.90 ~ 

Donde: 
ve = esfuerzo cortante nominal que resiste el concreto en 

Kg/cm2 • 

ftc= Resistencia del concreto a la compresión en Kg/cm2 • me-
dida en cilindros de 15x30 cm. 

p = Relación de acero longitudinal, As/bd. 
As = Area de acero longitudinal. 
Vr = Fuerza cortante en la sección considerada. 
Mr = Momento flexionante en l~ sección considerada. Si Mr. es 

menor que Vrd, se toma igual a este producto. 

Esta fórmula fué propuesta por el comité A.C.I. 326. 

Cuando la carga axial de compresión es importante, tal que 
p.rodusca zonas en miembro en que todo el acero trabaje a 
compresión, puede estimarse la resistencia en esta zona, -
con la expresión: 

TC = 0.50 (1-0.007 I~ ) '/fTC1 

EJ. valor de ve no deberá exceder de: 

Te = 0.90 Vr 1 c (l+0.028 Nr/Ag en Kg/cm2• 

Donde Ag es el área total de la sección. 

Para carga axial de tensión importante, la resistencia del 
concreto puede calcularse con la expresión 

TC = o.so Vf'C1 ( l+0.028 I~ ) 

:= 



EJ. Reglamento de Construcciones para el D.?. da los si---
guientes valores: 

Ve= F.R.bd (0.2 + 30 p) ~ ~ si p .e:: 0.01 

ve = 0.5 F .R. bd vr:;:;i si p ~ 0.01 

C!tando se tenga elementos estruc~urales muy grnades consid~ 
rar ve = O y se reforzará la sección con ~ás estribos. 

MIEMBROS CON REFUE.~ZO TRANSVERSAL 

Elementos con ~efuerzos en el al~a.- El refuerzo transversal 
o refuerzo en el alma, que se utiliza en ele~entos de concr~ 
to para aumentar su resistencia a los efectcs de la fuerza 
cortante puede ser de distintos tipos. En algunos casos, se 
aprovecha parte del acero princ:.-pal de flexión, doblandolo 
en zonas donde ya n. es requerido para tomar esfuerzos lon
gitudinales, de manera que atraviese las reg1ones donde pu~ 
den aparecer grietas inclinadas. 

Estas barras para que sean efect:vas deben anclarse en la -
zona de compresión. El refuerzo transversal de uso mas ex
tendido es el estribo, ver las figuras sigiiientes: 



Comúnmente los estribos son de dos r~~as, en U ó cerrados, 
siendo l<>s serrados los mas frecuentes. Sil'l e"lbargo, en al

gunos cases se utiliza tambien estribes de cua.tro ramas .. G.!a 
neralmente los estribos se éolocan en posición vertical, P.!a 
ro tambien es usual colocarlos inclinados con respecto al -
eje del elemento con un ángulo que varía entre 30° y 60°, -
siendo 45º la inclinación más CO'!'Ún. Frecuentemente, se ut! 
lizan en un mismo elemento combinaciones de los diversos t! 
pos de refuerzo transversal mensionado .. 

Se ha observado~ que cualquiera que sea el tipo de re~uerzo 
transversal que se utilice, éste no contribuye en forma ~-
apreciable a resistir los esfuerzos inclinados en el alma -
de la pieza, es dPcir, el refuerzo e~ el alma influye muy ~ 
110co en la magnitud de !a car~a que prcduce las pri~er~s -
grietas inclinadas; pero despues de la aparición de las pr! 
merAs grietas,el refuerzo transversal se deforma gradua1men 
te al incrementar la carga hasta que a,car.za su límite de -
fluencia. Cc!'t el fin d~ evitar que el ancho de la grieta in 
clinada 5ea excesivo, el regla~ento ACI recomienda oue el -
acero transversal tenga ~n esfuerzo de fluencia máximo de -
4,200 Kg/cm2 • 

Es importante tener en cuenta que, para que el refuerzo -
transversal sea realmente e~ectivo debe colocarse a esparc! 
mientos ta~es. a lo largo del eje de la piez~, que cua1qui~ 
ra grieta incliné.da potencial que pue<iiera formarse en e1e-
1aento sea cruzada cuando 'llenos por un.a barra de refuerzo en 
el alma.. 

Otro efec~= importante del refuerzo e~ el a1ma ~s ñe 'ncre
mentar la dactilidad de~ e;emento, a1 pr?porcionar confina
miento lat~ral al concreto sujeto a c~~prP.sió~. Este efecto 
es de gran i•portancia en estructuras que pueden estar suj~ 

.. . 



tas a fuerzas sísmicas. en la que el desarrollar ur..a duct1 
lidad adec~ada es tan importante como el garantizar la re-
sistencia necesaria. 

El refuerzo del alma desempeña un papel triple despues de -
la aparición de las grietas inclinadas. Por una parte res-
tringe el crecimiento de las grietas inclinadas conservando 
en esta rorma una fropundidad mayor para la zona de compre
sión. Esto incrementa la capacidad de esta zona para resis
tir f•1erzas normales y tan¡;;encia1P.s. "'."'or otra parte, cuando 
se usa refuerzo transversal en forma de estribos, estos me
joran la capacidad por adherencia del miembro, pues tienden 
a evitar fallas por desgarramiento al nivel del ac~ro de r~ 
fuerzo. Finalmente, el refuerzo en el alma toma una porción 
importante de la fuerza cortante externa y, cuando el refue!: 
zo forma anillos cerrados incrementa ligeramente la capaci
dad de la zona de compresión debido al efecto de confinamien 
to. 

En terminas generales, se han aplicado dos criterios para e~ 
timar la resistencia de un elemento con refuerzo trnasversa1. 
Uno de ellos considera que la resistencia a fuerza cortante 
se obtiene como la suma de las contribuciones del concreto 
y del re~uer~o transversal; es decir, que es igual a la ca~ 
ga de agrieta~iento inclinado más la contribución directa -
del refuerzo transversal, calculada utilizando la analogía 
de la a.r;¡adura o alguna de sus variantes. En cambio en el -
otro criterio, que f'ué predominante hasta hace algunos afios, 
se había considerado que una vez desarrollada la grieta in• 
clinada solo el refuerzo transversal resiste la fuerza cor
tante. 

(,0 



El refuerzo tran:--versal aume'!1":.:i la ducti1 i::.~d y propord•'.:»1a 

un aviso de ~a11a que no poseer. los elemen·~s sin dic~o re
fue"."zo. Este refuerz0 re!m1 ta :!e ~ ran val'J'!." cuando se pre-
sentan fuerzas ír:it>revistas e!: :<::. es: rnct·;ra ~o que evi a :g._ 
1las catastr5~icas. For esta r~z6n se rec~-·~~da en ge~er21 
colocar una can:idad mínima de Tefuerzo tra;.sversal. m. rP
glamentc ACI recc~:enda coloc~r un área rr.Ír.i~a ifua1 a: 

Av = 3.5 

Los reglamentos :imitan la <=<?!=E::.raci~~'l d.--1 refuPrzo trar:s-
versal cuando este se consid~a necesnric. E~ general ~e trª 
ta de impedir que pueda desarr :1arse una grietd a 45º sin 
que sea intersectada nor una ~~rilla en :a z~na compi~ida -
entre el ref~erzc en tensiér. y ~1 SPmi pera:te efectiv: del 
elemento. 

Cuando la ccntribución del re:~erzo transversal es aprecia
blernen'!: e r.iaycr que la contrH:'.l:::ién del c0nc-::-eto, el re-:~isi 
to de separacién máxi~a es ~ás rígido. 

Veamos en seguida el aná1isis ~e co~o ca~c~1ar la separaci:n 
de los estritos. 

p .. / 
--~:. --
¿.·~ 

fig. (a) 

«' 



Sea T = rr.v'b ver fig. (a) 

m = s sen. 45° 
T = v'bs sen. 45° (a) 

Sea p = Avfv p dPte::-f. Sf=:r e,~ r<.z -~e d t.R 1:-!TV'1-r a '!' 

p = Avfv y T = f C'.:>S. (4')º- C"<_ ' ; 

• . T = Avfv cos. ( ~ :::" 
'"" - - oC ) f b) 

I~ualando las des ecuaciones (a) y (b' te~e~os: 

v'bz sen. 45º = Avfv ( cos. /,~~ Cos c~n 4~..1º~~n r~ 'J • c._: T '-''=" • - _ • '-" 

Do'1de 

a 45°. 
v'bs =la capacidad de cn,.,gé1 ';"" :.:.. varil1a i!:.c"".i~a'.:!a 

v'bs sen • 45c = Avfv sen. tf> ( sen. oe + cos. oc) 

v'bs = Avfv ( sen.oc+ ces. ~) 

Si v' = V' 
b(f'""' sustituyendo, tendremos: 

V'bq 
bd = Avfv ( sen.e<+ c:)s. ce ) 

( s ~ tendremo f:: 

s = AvÍVd 
V' ( se'l. ce:+ co:::. ce ) Esta expr_g 

sión es muy i-::::ortante que ~o:: va a per-:'!.":ir c<~'!t:'"lL:::' !::i f:!J. 
paración de 1'?8 estrj~-s :;·.:~·:-!:a t-:~:-.r :::: ~!"fuer:::-::.: cor
tantes. 

Si ce = goº sen.oc + C~!):. oC = 1 y S= Av~vi 
71 

,.. , ,, .. 
Av""vd Si Q(' = '1. e; ~ sen o<: 'T c--:.s. oc = ... .,. ""' . .. :3= .......... 

. "" 
__ ... _ .. .. v• 

Pero ah.ora lé: .:··~ se-
paración máx'-~ p~drfamos 1~~ ~~-~i~os, 



que n0 vaya a pen"'trar l::i. zen~ 'Je compr"'~i-:5"'. .. Si estnm-: ~ 

aceptLndo r:¡ue en la zona de tensión si ~av rietF.ts y ~U" é~ 

tas siguen una trayectoria con una incl inc,ci~n a 45º; en'to!!_ 
cP.s la máxima sP.pé:a.r;1ciÓn a lu. :pe deherán c~"l::-carse 1cs ee
tri'Nls será a d/2 

Sep. 
, 

max. = 
El A':"I y P.l R.C.D.D.:!i'. recomi "'-":dan que par~ 'barras dor-:a.::as 

a 45° la sep:iracinn máxima dP.b 0 rá ser 3/4 d, además es:as 
barras dobladaE no pueden tomar m~s de dos tercios V' y -

cua~do menos la otra tercera parte de V' se tomará con es-
tril>'.:s, otra de las restricciones es que la barra dobla1a -
estará cortada p~r lo menoe ~na vez por un Estribo. 

El R.C.D.D.F. la separación ~ue recomienda ~ara estri°!'os -
es: 

s = 2av cp fy::! v• 

av = es el área del estribo 
2 por ser des ramas ó 4 si fuesen 4 rá~as 

4> factor de res"! ste'l'?.cia 
fy esfuerzo de fluencia del acero 

d peralte e~ectivn de la seccién 
V' {Vt - Ve) 



I N T R e : ~ e e I e N 

En un elemento de concret::> re+-orzado es necesario ~:.:e exista 
ad~erencia entre el cor.creta y las varillas de refuerzo, de 
~anera que, a~bos materiales esten Íntimamente ligados en-
tre sí. Si no la hay el c~T.portamie~to del elemento difiere 
de lo descrito en los ca~ítulos anterinres. 

E., las siguie"ltes fif,uras~ se ilustra la diferencia en cor.i
portamiento entre una viga con refuerzo adherido y otra en 
la que el re:uerzo se er.c~entra libre dentro de 1&. ::iasa de 
concreto. 

t::1

:.

1 

~: ¡¡ '.
1 

~ :¡~t 
1 
1 

1 1 o 
(a) Ref· adherido 

¡".~-·-- 1: 

C.6J Rer. sin adherir 

En el caso (a) 1os esfuerzos en el es:uerzo varfan. !.!. lo 
largo del ele~ento ya que son práctica~ente prop~~c!~nales 
a la map;ni tud del memento flexionan te. En ca"'?bic, ~--: e'! ca
so de {b) loe esfuerz~s en el es:uerzo son conc:a~tgs a lo 

largo del claro, ya que co~o la varilla está li'tre ~: e1e-
,-iento se co~tJOrta como !:i. arco atirantado y no c.;""'.:- ::r:.a vi
ga1 en e~te caso, es nec~sario anclar mecánicawente ~~s va
rillas en 1os extrerros .::~ .. elf''::P'!':.to por medio de -;-~. :c:ls 4J -

ctros dis~ositivos ad~cuados. 



A 

d 
Jd. i V+LiV 

i ! 
+ T -l t:.· -~· =z;:~=:;z:-=:-:;rr::-~:--z::Z:· S-r:;:;-~=i:::-11 ____.. T +t. T 

La fuerza ~~ ~a zona de ~e~sión en e: Pxtremo de la derec~a, 

es ma~;or :¡~e e: extrerc de Ja izqu.ier:ia por rer ma•nr el m.Q. 
mento flexi=~a~te. ' 

Si t.omara-:::::s ~cmentos C'.)n repecto al -p'..l?'lto A tendre.,,ns: 
.. 

V/J.X + Td - (T - A~~ d = O 

Para las :u~rzas cortantes se ve ta.::-cien que el de la extr~ 
Jaa derecta, es mayor que el de la extre~a izquiPrca, ~ to-
mando momen~os con repe~to al mis~o punto, tendreT.os: 

Y' l:. X + Jd'.r - jdT - .A Td = O . .. V .6 X - Á T jd = e -- (a) 

Si aisla~ce :a barra,te~dre~os: 

.. •' . 
• i:. ··!.·_·. =...:. ) . .. : • 
• .:. .~ -~"' :_.' ...... t .. ' 
".,.__• ~ 

T .,___1-...,. ..... .,,,..-- _._,,_...__._--... --e-~ .. ~-== ---. T+ A T -- --. • • ~ • • • • .1'-1. 
~ . ~ .. : . ';; , ... \ . · .. ··-·.:....· .. ·~ 

'Of---- ..1 X -



Para q1.:;e 1a varilla est~ en e•~:'.'.l!:!brio, debe existir una 

fuer?a :::e ad~~erenci3. a su a1:r:e.:ei-:>r que es producida par eg 

f11erzcs de ad":~r·rcia 7 11 ..1...{. 11
, en::e el concre:3 y el acero. 

Tendre~~s e~tonces ~ue: 

A~ = ~X (CA.A. ) 

varilla ~ el val~r ~e 
(a' \.er?:!:r~:nos: 

donde ''('" es e1 perírr.etro de una 

6 T su~s7ituyéndolo er. la ecuaci~~ 

V .áX - .dXO..«.d = 
tendre-os: 

A = 
llas: 

_.<.l. = 

En dise~J plástico 

.Á./..u. = 

e 

V 
Ojd 

V 
¿- Ojd 

V 
cp Z Ojd 

bles de n ..).). n serán: 

~ara carras altas: 

Para barras bajas: 

n A 11 

a~~ra si tenemcs va~ias vari-

y los valcrPs permisi---

1.78 f'c 

2 .. 52 f'c ~ 56. 2 Kg/ crr.2 

Se dice que las barras son al taE'. cuand~' hay mas de 3C c,-i. 
de c~ncreto bajo ellas, cuando hay menos de 30 cm. de ccn-
cretos bajo ellas, entonces se 'iice que son :a~as ,n t;D " es 
el ciá~etro de la varilla dado en pulgadas. 

Ia ad~erencia o re~!ste?lcia a1 deslizamiento 1e! ref'uerz" 
tie"le s·2 orfr:en e--: :es tres ~e'!':.:-enos sip.:.':""~'.:r·s: 



1.- Adhesi~n de naturale=a quí~ica e~~re el acero y el co~ 

creta. 
2.- Fricci5~ er.~re las va~i11as y el c:r.creto que ~e desa

rrolla a! tender a ce~!ízar la pri~era. 
3.- Apoya directo de las c:;rruf!,acior..,;s je las vari11¿,s con 

tra el cc~~reto que !as rodea. 

La adherencia ~a sido rr.uc'4

:: :-:enes -:st·:.iiad.a que la !'lexión 

y la ten~ión dia6cnal, de~idc primera~e~te a que en rnuc~os 
casos no es U!'l aspecto crítico en el d.ise!'ío. 31 ccnccimien
to sc~re el pr=~le~a es rel~tiva~ente escaso. especial~e~te 
en le que se re~iere a la de~er~i~aci~~ de la deter~i~aci6n 
de los esfuerz~s internes ~esarro11ai~E ~al mecanis~~ de la 
~alla por ad~Prencia. 

El problema de ad~erencia, ~a sido est~:iado solo para casos 
particulares; r.o se dis-p(;r.e de una tecr!'": ;;:~nera1 ar.~ ica1:'1 e 
en todas las si:~aci~nes. :e~ido a éste el c~mportam~~~tr -

de elementos que fallan pcr adherencia ~ienen ~~e ser anali 
zadcs tambien para casos ~ar~icu1ares. 

La longit11d de ancla~e, r~ci~e tam'hie~ ~: ncmbre de :";ngi-
tud de desarrn11c. Este ~o~:re indica :~~ !os esfuerzos en 
las var11las se desarrc11an :ie un val0r a :itro a 'le 1arP.;'> -
de la 1ongit~.:d de desarro11o. 

La 1on,-itud de desarrollo "a p-:-de'llos r:e""'~~ir ta!"l;ie"l 1 co~'J 

la dis'!.ancia enti'e dos secci:nes de ur.:i ·:ari 1 la de rp4"11Prz~ 

con :fuerzas de te""s;6n di!'ere"'ltes, que e~·1i1 i!-r.a'!'.1 a °!'>s PS

fuerzos de ad~~re~cia. 

Por ::edio de P.nsa::~s de ex· racción, de ·:!~Js y dP e1~-e"!t1:s 

con vari'llas traslapadas, se \.:an cbtenidos ""S"uerzcs rr-:!'!?P.
dio de ac'!.!':ll!rencia .,.c.t. , quP para vari nas ~n ter.si 'n fe r·1~ 

den repr.,.sentar en ~or"l~ p-en~~a'!, con 7 a ec~.iaciÓ'l: 



./Á- = K ~ 
db 

Y para vari11~s en comprpsi1n i:nde: 

Y corresponde a la constante aue decer.:~ del tipo de 7ari-

lla (lisa o corrugada) del lecho superi~r o inferic~ v de -
otras varia~!P~. 
db es el diár.etro de la barra. 

Conocido el val~r de /<.- ~uede deter~i~3rse la lo~~it~d dP. 
desarro1Jo Id ror medie de 

, 
la ecua=:= =·n: 

Ld = T (b) 

Fara evitar ~a~las p0r ad" erencia qu~ s~n de ti~o •=&~il, la 
vari1 la de rer11c:¡rzo de re alcanzar su 1 ~-i te de f'1 'li::-~ia fy 

por lo tantc, la fuerza de tensi5n es i '~ul al áre~ =e ncero 
de una v0ri!la Ab por su límite ~ ~luencia f~ 

T = Abfy (e'! 

Substituyend~ la ecuación {e) en la ec~aci0n (r) tc~~rerr.os: 

Ld = __ A_b_f ..... y ___ _ 
Al! s 

t.r"3.ciendo a~'Jra í: s= 1T db , ya :;,ue se <;>stá consice:-:.-:C.,:> una 
sola vari"tla, se et-tienen las sir,uie~~t-s expr~si:;~>::? gen"'r~ 

les para el cálc 11lo de 10.";itUdes de ~<7:arro11r:-. 

Id = Ahf'y 
71" k~f 1 e' 

Parn varillas en cnmpresi6~: 

Ld = Ab fv dl't 

.¡ 



En la tabla siguie'1te se p:-?.::-*"ntan vali'T'f'S que ~1an sido --

propuestoc para esti'lla.r en :.:.st.it: Los casos las longi tudef' -

de desarrollo. 

t:y= 42CO 

# var11la ba.uas barras 1 

czltas ca.;.as fy:2eoo! 
3 a. s 140 140 95 

' 140 9.5 6 120 t 
¡ 

7a9 95 ' 140 95 1 

10 95 
1 

125 1 95 
11 95 l lo ¡ 95 ; l 

·' 

En :icaciones n~ se dispone 7.e S".lf.iciente espacio para a:o-
jar la lon.:·.itud de desarra::: requeridG.. Se suele en eF-tos 

casos hacer do ble ces en el :s-:::":~P."'lo de l;:..:. varilla. de "'lar:.e:'a 
que se formen ga!!c1~os o esc·.,;,=.::r;.s. Si estos ganct.os o e::oc:<f: 
dr~s, reúnen determinajas c=-=ac~erísticas beo~étricas, ~e -
denc:::inan GA~:c·:cs STt~~~:AR. 

En el reg1ament~ A.c.:. se :::'!':siC.era que u~ gane::::; stár:fa::: 
desarrolla un ~s!uerz~: 

f?l = 

De acnde ""$ 11 es a~r:xi~a:::.- .... '1·.e i,;;:..ia~ él c:.::34 :~:; pP~':: r:-:i 

mayor que los :le la. t¿:::: ~ ~::.¿-;:.~!'ltP: 

varil:a ~ 
N~ 18 so 
N~ 11 '~.2 !4. ..: ' 1 varillas alt.a5 1 

lnallores que e:. N:2 6 I 95 
1 

todos los casos 
f restantes 140 



E1 caso 
, 

mas pr<:'·uente de re....-isión de lo~F:itudes de dPs:-:i.rro-

llo se presen~a en vigas co~tínuas. 

En estas vigas 2e tienen mo~entos negativos en los apcvos -
v positivos en el centro de: claro; ver ::.;.rura: 

M (+) M (-t} 

I ' 

El refuerzo ~~ co~oca en las zonhs en q~e los reo~~n:os pro
ducen esf':le!'z:s: J.e tensión,. :> f'ea, en e: !ec~o s•.rp~!"ior C.e 
la viga dcn:ie 42-'l r.~:¿~ento ies ne¡;ativo y er,. el lect~ i:-:.!'eri.cr 

donde el mc~~nto es pociti~o. 

El refuer::o :-:-=~:tivo teér.:..:::a"l~nte p:.:e::.e :::ortarse .:;, :.::~~rru::, 

pirse en e! ~=~to de inflcx:5nt ya ~u~ ~ás allá de e~te pun 
t:> n::l ~e !'e-;·~:.~~e ;::a!',1 re.=:s'!:ir PS'f'uer:::is dt" tenFi5~. ~ 1:1 

;ri~tic~ ~u~~~ se c?rt~ e: ~~fuerz~ exacta~ente en e: ~un~~ 
de inl:'lexi¿r:.. 



D:E?lEXIONE-

El cálc'ilo C.e las deflexicnr::; ti. ner. dos acpectos: 
ror un lado es necesario calcular las deflexiones de mi~m

bros estructurales bajo carg, s y condiciones ambi~ntales -
conocidas; por otro lado, deben esta~1ecerse criterios so-
bre límites aceptables d.e d.eflexicnes. AIYlbos aspectos son -
complejos. 

Se han estudiado en forma ;ieterminÍ~ica, mientras que en -
realidad son de naturaleza probabi~Ística, ya que las de--
flexiones medidas en ens:::.:tes de vigas teóricat:1er.te iguales 
presentan una gran dispersión. 

El problema de calcular las deflexiones de miembros estruc
turales es aún más difÍci1 que el es:ímar las deflexiones -
de vi.~as ensa:tadas en el laboratorio .. 

La complicación estriba principa1~e~te, en los siguien+,es -
factores; e! comporta~:e~-o del ccr.cretc es funciór. del --
tiempo, y por consi~01iente en cualquier enfocue ri~~rosc d~ 
be tenerse er.. cuenta la ~istoria de car: a del rnier::bro il"lve;a 
tigado. En la práctica ésto no es posible ~eneralmente, ya 

que la& c:mdiciones de carga so-.: rr:~.._. variable~ tant'l en la 
magnitnd, c:;;!":::i en e1 tie:;.-;:::J de ap1icaci5"l; ta'1'bi~r. •J::::: di:'Í
cil predec!.r la variac! 5n c:e la J::.u-~::::.1 y te""perr~t·:r-i cor: -
el tie'•"p:i. ··'1 es fáci: ca-=.c':llar 1-J~ e"'"ectos Ce 1-J. i-;ter,:ic-
ción 1e! ~i'?'11~ro con~ider~·.!:. cor:. c-;rcs elerr.e!'?tcs. n '!11o~gn-

to de inercia varía decir!: a ca:-ibics er: la c~nt i1a<! dP. ar:-e
ro de una se~ción ~ ctra. etc. 

Método ~1~r-:ificadc par~ ~alcu1ar :~s jeflexi~nes d~ viga~ 
vajo cargi'.l.s jt,; corta <:::~r·~c:..!:-:. 

En los r~to:;cs oir::-;:'! ica:i ~e, la:? de ... :ex:!.::-nes !::"' ~~~cu" an t:'O

mo Si SP tra~ase :!r· U"l P~ p-pnto ne '.l~ "'1:'itPria': ;- ":.,.!" f:'/"'.f>O ;: 

P.lástico par1 el cua'! !'!1PT~!l :ip:ica'!'-"!t>s ';.;i!:; si.-•:i~"':t"·~ ecu;:, 

:. 



ciones de ~ecánica :~ -ater1a1es: 

EI 
Y= Jf Ei_ M = 

Con esta ~ipÓtesis 3a ~J es necesa~io calcula~ la ma~nitud 

y distribución de cu~~aturas a :~ :argo del e:e~ento. 

la difere~cia entre :=s jistint:~ ~étodos cc~~:ste básica-
mente en los valores :e~ módu~c ie elasticidad. E , y el -
momento de inercia I • 

A continu3ción prese~~a~emos el ~é~=do de1 re~1a~ento A.c.r. 
que P.S el -as usual. 

Este mét=~o está basa!~ en estudi:s realizadc~ -por ~ra~son 
según los c'.>ales, el a:?'!°ecto de .;.e;:::-:.'=tamier;to ::e =:>ncreto -
puede to~a~se en cue~ta usando e~ 1~s cálcu1~s ~r. ~omento -
de inercia e~ectjvo ~~=~edio I ef a lo largc iel elemento. 

El va1or :e I e! ... ~·,.. 
'"'!.-" - presenta e:. reglamen-:::.. ,es el sigui e!! 

te: 

!'>! cr 
[ 1-

~ cr 
""'? 

I e~ ( ' :6 .. , )3 J ... cr < Ig = Ma \. !í!a 

Donde: 

Ma = Al ~=~ento máx1~~. 

M cr = Es el moment: :e ~;rieta-!e~to d~ ~a s~=c16~ ~~~e--
giinea de concr~~=· calct.:1 a"!c c-:'!r: le f~r""':"..t: :~ de 1a ~§.. 

cua~ría v s~~~~:~ndo ~ue e: ~Ódu~o d~ ~~:~r~ ~s: 

Ig = Al ~=~ento de i~~~cia de la ~e~c:~r. e~~;:~~~ rs~~ e~~ 
sidera.r el re!'J.""!":': •,. 

-·~ 
,. _ 



El valor de I ef ca'! cu lado c0'!': ~ :i ::nterior nr:> di:>-

berá ser mayor de -E· 

Para de!'1 ex iones a :arga durac.: .:...., , mi..;1 tiplic.::r la d·;ra.cié11 
instant:Íne:a :por:. 

2 - 1. 2 {-..... A-'_s..__ 
As ) o.~ 

La def'!exiones pe:::--: si bles que ~arca el re ·::.:::".'.e11to e1 A.~.I. 

son las siguient=s: 

Para pisas sin a~~anados de yes~: L 
ll3C 

Para. pisos con a~:a-..ados de yesc~pero sir.s<:::;::a.raciones: L 

En ge7lera.l para ·:-:-:-:.s condic:cr:es: 

El reg1a!?te1'\to de c:;!:.str~icciones del TI.F. ( 2.c.D.:J.P.} re-

comienda lo si;;uie~~~= 

Flecha n:áxima = 

Donde ~ = al cla~: entre pun~~s ~e inflexi~-.. 

je 1arga ,:_:;:r.::::ción: 

'!:'- l · · · · t ,.; ___ ., - "'"- - .... ~ ""i -.. re"·· si.!..,. 
.L;tU e s1g> ... 1€.n e P.~ :·.r<~-' se ":c.--.. _..,, · .1 -·· 

se dise~ará ap:ic~~~: :rys c!~c: :~~as 
~o escri~~, eP 1~~~~ se revi~ar~ ;:r: 

e;, .... A~:-: e"';arr: e~~-

d) .- Ad~~r~ncia - ~~=:~:e 

e).- ror ::e~] PX' "'.!".."": 

=3,CCi.~ 

1? 



EJE~PL• IIUSTRATTVC 

D A T O S: 

Sección = 35xºO 
b = 35 cr::, 
f'c = 25C Yg/cm2 

fy = 4,occ Kg/cm2 

T.'M.A. = ?:/ 411 ( l.<1 cm) 

F.C .. IV" = " • ?. .. 
F.c.v. = .~ .4 

SOL"CCIOI!': 

!.- De~erminación ~e los elemen:cs mecániccc: 

tJ' e -e:. .... · 90 " 4 ., "" " p.p. = •'JA~. x¿. x~.¿ 
W ~.v. = 7.5x2.4 
p = 3x2.4 = 7,.2 ~on. 

= 9C7 Vg/i!1. 
= 1 C.,CQ('I 

II .. - Ar.:¡: iZ"lremas lé'. viga. usg,nd~-: e! rr:ét()dC 1o:, F.ardy Cross'" 

que c:i:rsiste en e'lcontrar ::s elerr:"!~'t(·i:: ·~e :!P.s"lqui:i 
briC' en cada m:.do, sunonier.::.::: e:!llJ:::i.trados dic~os nu-
dce re.ra después -pP.r!T'itir'!es .-:i;-ar, distrih?r;endo 

d~ ,.,.i A"l'icro transportando l::s "':a:r.er.tcs d•'•"i'Ji:.:s ::'!. ~i

r~ a :~s extre~~s Opuestos ~ese~ui1itrar.1~ r.ueva~en

t~ 1.~s r."ldcs, t:-::cr l:J ~ue se :.e::-e reteti::- el !'~"7cedi1-

~:0nto ~ast~ ~u0 e: va1or ée ~a c~rrecci:r.. !e: ~~~P.n 



to de empctra~ie~to no sea ~ayor del diez por ciento 1~: v2 

!.e"!' inial. 

I.os momentos de empotramient.v. los calcularemos con -:ac !'Ó!. 
llfl~las siguientes: 

Fara 1a car;_:a uniformento repartida: 

2 i.q.'nxr-.s 
12 = 66.58 Ton/m. 

?ara la carga concentrada: M= 

1'! = 7.2x~ .. 5 
8 

= 5.85 Ton m. 
72.43 Ton m. 

M = 

Pl 
8 

p 

~J<~~~cq 
/ J -'1!· ) - --~ 

¡:: :J:). /. t) ~ .s & . $ ,~ " 

M . .;: 7¿.43 --rz.n' 7~4:s -12.<1;> 1 
/!'-]) .. -12 4.: v. (7{} o /)0 ~l· 13. 
1~ r. ~ o& -~,.z, 3" :1 e.e: 
?~~. 6· úo C.Qp f!.t;ttJ t' rtJ 

NE , ~.ca -101.'" 1cl.'1 c.co 
V.¡: ~-¡5-_-c 5 ------....;.~c;..5..:..-C-S"_¿;;;..;o..5.:'"".0-5..__ _______ 6_.S·O S 

A v. ,i -/<' ~/ - /~ 'TI ¿:; ?I ¡¡¡, íll 
VF. ;- A~B-~-fl------~---_...-"-"'-'-,----------

, 7' _,..,. ---ª-'""".;,_ ... _-_E_._.· • ..._;r_.:. _______ .. 1_·s.._:t'L. 
"11+), 



IB.34' 

El diagrama de ".':lOmentos y de fuerzas :ortantee, se represen 
tan en la s!g-_;fo:::t.e .figura : 

F.}I. t: too 
E. V. i: 2o o 

• • 



III.- ~i~enci0n~-:4nt0 ue la s~cci6n: 
Cálculo de las conctar.~~s~ 

~ .. 
XI= = 4,CIJC = 1g.81 

f'c 
fy = 6000 2 

-..6=0=0=0-+~4=o=o=c- = º·75x 0•85 -
250 6000 {' 4cco:x: iccoo= ..... o2c3 

Para el cálculo de ( d' lo hacer.i')S con el mayor de los mc~en. 
tos obtenidos: 

d = lOR.64xl05 

35x59. "! 3 = 72.5 cm. 

El área de acer'J -:::·1e necesitamos para soportar el momento n~ 
gativo será: 

As '-) = pbd = C.C203x35x72.5 = 2 51.5 cm • 

Para calcular el área de acero para el momento positivo, lo 
pod~~~s sacar a ;artir del ~o~~nto negativo por una regla ie 
tres: 

0.0203 
109.6 

X 
61.9 

• 
• • X= O.C2C";x61.9 

10~.6 = c.c:116 

El porcentaje lo c~ecaremos para ver ~ue tenga~os mayor --
porcentaje que e~ mínimo: 

P mín. = ..1L - __,..1,....,4...,.,_ 
fy - 4000 

As (+' = O.OllEx;:;xrr2.5 

= 0.00;5 < 0.0116 

2 = 29. 35· cm • 

• 
• • sí cun:ple. 

IV.- Revisión por tensión ii~h~nal del peralte calc'lla=.-: • 

Se per".:itir.Í :?Ue V máx. p-.ieda resistir cuatro veces Ve. 



V máx. 4 ..... ~5 e 5 '~ 1....J 4 e -s ,... 5 ~2i::.P 1 -~ ...... ,., 5 ;:.,,,..,,-- • = x .... --.c. X • "I. e L''.l = X ..... Xv. '"""' x ...... "'X c. =tJl--·~ . .'b 

V máx. = 6~.2 Ton. < ~1.~ó To~. por lo tanto, la c~c--

ción no pa.sa por tenci:n diagoná 1. 

Podemos justificar, ace::tando que el cortante oc'.lrre a una 
distancia Ca) del paño ::e apoyo, supcniendo oue el <.poyo -
fuera de 15 cm. entonces, tendría~cs 72.~ + 15 = ~7 .5 , 
midiendo a escala en el diagrama de cortantes, enc~ntramos 
que aproximadamente nos ia un cortar.te de 7C.O 'I'on. 

v.- Colocación del acere. 

Si As (+) 51 .. 5 
? 

11 8 55.78 ,,..2 = c;.i-. = c .... • 

As (-) = 2Q.35 cm2• 6 8 = 30.42 2 cm • 

-:- ~------------------~-. 

. 
--+- ~ (+) 

:1 ~a o o d 1 

' l • t 1 ~ ' j ' 1 ' 

s.s' 

VI.- Determinación de 1a 1ongitu~ 

I. a= 12~ = 12x2.5 
As (+) 

d = 72.5 

12~ 

As (-) 
d !?I,..E 

o o o 
(-) 
,~ 

del ancla~e. 

= 30 cm. 

:u~~ 



VII.- DeterminaciÓ'1. d.e 1a longi t·.:·l .ie der,arrollo 

As(+); Tui= 2 •. C6 Av 

=C.0€x5.07x 4ccc 
--:~~2""s""c""'r- = ':'f .90 cm>5'? cm 

As (-); Co:::~ son barr~g altas se ~ltiplicará la Ld de las ~a

rr;:.s bajas por 1.4 

VIII.- Cálculc de la lc"':gitud de ap::;yo 

Lap. = _R____ _ 4.Q34C 
fapb - 0~7x0.~5x25Cx35 

• Lcngitud de apoyo exterior .,::;; 9.3 e::: .. -
Para la longitud de apoyo ir.tericr 

Lap. = -- 32 cm 
0.7xO.J.35x25Cx35 

La viga se "f)rolongar'Í 1'"' .e cm a partir del eje '.iel apo~rc exte

rior :para p')der dar el ga~cho Standar con radie de ...... 5 C'll ccr?o 

m!nimo. 

IX.- Cálculo del morr.~~t: ~ue resistr una varilla. 

Se saca e1 centro de graveda1 ~e1 ccnjunt~ je VP.ri11as 

1 
1 
' 



ls (+) y= 2X2.~+1YlC.2 
6 = 6.3 cm 

h -. - d+y = 72.5 ... 6'"'3 = 7.9 cm 

As (-) 2~2.2 ± 2x10 1 2 + lxl5.1.;' = 8.7 cm y= 11 

h= d+y = ..,.2 .5 t- s. 7 ::::; ~l.5 cm 

Nos rige en~onces h= ~1.5 cm 

d (+) =h-y = 81.5 6 .. 5 = ~= cm 

d (-)= h-y = 81.5 - 8.5 = 73 cm 

Entonces la capacidad de1 '!"IOmento de TV.l variP_a será: 

MR = ~as fy (d- ~ ) • a= pmd 
• • 

a (-)= O.C2C3xlA.8x73 = 2'7.26 cm 

a (+)= o.c116xl8.8x75 = :5.Bó cm 

mr{-)= C.<?x5,C7x4000 (73- 27!~6 )=le. S4x1C ~ 
2 

mr(+)= 0.9x5.07x4000 ('15- 15.S )= 12 .25xl05 
2 

X.- Cálculo de la flec~~ 

Se ca!c~lará con el método de Newr:ark, corno !a viga es si

métrica se calculará !a f".'echa para un solo claro. 

!?o 

¡ 

.• 

.' 



h /.() /. () /.0 1.0 /. () 

f' /.() /.O 

p 3 G 

¡.o /.() 

G 

/.() 8· ;!56 t&111 

e-2sr6.X1.09 to11 
6 

p --f-1S8 - '·''' - 8·9" .9/& io11 

\/:14 13,f;Jtf .3"/·$~ 2' /.f.t>B -lNI' -e. 22 ton 

vh .¡3.9.f. 3'9·9t z~ /'f.cJ -3·"1' -8. t2 fon 

M () .of.:J. ª"' 79. 16 101· 7' /./B 8'1 

-/(!<(. '1' 

-581 j¡~/.z 

tp 7llS8·'- ~51/.-I S'-"P5'·1 .,,?,g Z!J4S·B /./G~-S 

~ /¡ rcse.' ~S"J/. .f s-¿;11.>-1 z94~.s l~~~·B 

/J1 ·~~~8~1 ____ -~2~D=F22:.._ ___ -~/~~3.~~~0~·?!..-____ -B::...:..:'+·-·~6----......:...;::;..¡:~-------+-·~~---------+ 
M.C. tJ.o J. 2 3 5 

A.c.. 4 2 -3 6 - 6 o 
tf;.e. 211 /76' lo/e 

!/.<!. '/. 
H.f!. o.o 
H.r. ().t) 

..Y,e. n!Jet 

:J o 

l9f. f 
-1-1. 16 

O·O 
o.o 

l 
i 

:.a 



7 

y= "l ~/, 3 X 1 • -:- o" = 141 
12 ;:, .. SI 

11 IV/lt/14 
(2ll· 1)Á5-: 192·; 

8/·5 _ __...._. -- .. 

1 

'35xK"d 2 

304-? (73- ~~e :=e 
17.5Kd2 + lq2.66Kd - lC~0.6 + 

304.2vn 22206.6=0 

Vd2-2P.3q~d-1 32q.4q=O 

'Vd:: -14.o ! ~ 201.35+132q.4oi 

Y(-)=Kd= -14.1º+3Q.1?=?4.Q3 cm 

Icr= 35x2~·º33 = + 192/6 (24.93 - 5.5) 2 .,.. 304.2 (73-24.93) 2 

= 1P,Q764.5+72~33.q5.-c2q2~.5=ª56420.~5 cm4 

Ig = 35íil.53 = 157P~l~.l e~¿ 

y(+)=d-Y.d= 73.24.9~ = 48.0? cm 

V 2 \f?5Q1 Ig - 1'3Q~75C ~ Vy-m • c:r= 48.07 · - · · •"" b 

l'fa = 15.07 ton-m = 1'507CCC Yg-m 

Ier .:;: !g 

Bz 



(1-7ao) Ier = 1Q224~.6 

Ie = 10~·240.6 + 1261555 .. 5 = 145379;;.1 < Ig 

La flec~a sPrá entonc~s Y= 

Q 

Y= 14lx1C9 
~~--------~~- = ~--1_4~1-~_:1_r_._-___ = :.E~ e~ 

Ec= 

158114x14537 o6 

10C0C ;:- t 1 .e 

n 6 , "º 2? .. '3 X~\: 

= 15~114 

Ydif= 2-l.2 A's 
As = 2-1.2 1G.1l 

3C.44 

y final -- Yinst. -+ l.(; Yinst ;;. e .61 .,. 
_l.,_ F;5r y per'Tlisi b1 e = 3é0 = 360 = 1. Pr}( 

XII .. - Cálculo del a,~riPt.;:-:iento 

Z= fs 

1 .E:xC .. 61 = 
('"Y! > 1 .i;.Qi:: 

i . s~r: 

-:;ien 

.... agri~tn~i nto r~tá dentro e 1~ per~it~do 

menos l 'J :¡ ·H~ t ! e'1e ei r~ ":crPto. 

C"" 

• ·.:..l 

·1 



S= avfvd t ""... '~ 4 
v' = 

Si ~r r= 

S= ] 7h'"'1i:::..5 Si --:¡•= 
v' 

Sí ···= 

5.C7xACCCx"~.5xO.q~x1 .4J~ 
v' 

3; ton E= 50.4 < 54 

::-o ton S= 60 _,., > 54 

.?3 ton ... 
J- ... 6. 11 > 54 

3Rt-::s to'T'an U!! ~ercio cie l,; ':!Ue reEitei de"!. cortar>te tota.,. menos 

el cortante ~ue to!l'a el co~creto '."!e-ios el cortant!'! que tor.:a 

!~s varillas d~blauas. 2X0.5 X4000X 73 X0.$5 
17500 

S= -.::::;2~4::'!8~2!"::0:<-.::0.___ = 14. lP SI? -nondran 'S -#- 2. 5 17500 r iT @14.0 cm 

Si V'= 14r.O ton S= is:i .. oo cm 

ra que tome~ u~ c0rt~nte ~av~r. 

S = 10 cm 
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