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1.- IfiTRODUCOI014. 

El desarrollo de varillas de refuerzo de eltn resis 

tencia durante las tres últimas décadas ha recibido gran atención 

por parte de investigadores y por la industria de la construcción, 

lo que ha originado consecuencias en la tecnología estructural del 

concreto. Recientes desarrollos en el extranjero, como en Suecia, 

Alemania, Austria y E. U., han causado renovado interés en los pro 

cedimientos de usar este material en estructuras de concreto. 

El término "alta resistencia" es algunas veces ambi-

guo, ya que ha sido esencialmente empleado para describir el tipo 

de acero usado en cables y tensores para concreto presforzado o - 

' suspensión de estructuras en puentes. Tales aceros han sido proba-

dos a esfuerzos del orden de 14 CCO kg/cm2  . Sin embargo, en el ca-

so de refuerzo ordinario de estructuras de concreto, el término a-

cero de "alta resistencia", es usado para designar aceros que tffil-

nen un esfuerzo de fluencia pue excede 3 500 kg/cm2. En este trabe 

jo, el término "alta resistencia" se referirá a varillas pue tiene 

un límite de fluencia nominal de 6 OCC kg/cm2. 

Hay dos métodos generales para producir un acero de 

alta resistencia. Uno es por medios metalúrgicos, en el cual el 

acero se fabrica con aleaciones de alto contenido de carbón y pe-

querías cantidades de otros elementos, tales como silicio, nleuel, 

cromo, manganeso o molibdeno. El otro método es trabajando en frío 

los varillas de refuerzo de grado ordinario. 

El método usual de trabajar en frío las v.  2.11"...1.  fir 

refuerzo es estirándolas o torciéndolas. Este último método en el 

más común de los dos tipos de varillas trabajadas en frío. 



Los aceros de aleación difieren de los aceros traba 

jados en frío en dos puntos importantes. Primero, los aceros (3e 

aleación pueden ser producidos de tal manera que se tengan curvas 

esfuerzo-deformación con un punto de fluencia definido, mientraa 

los aceros trabajados en frío son siempre del tipo de fluencia 

gradual, fig 1. Segundo, los aceros de aleación pueden ser produ-

cidos de tal manera que se mantenga la acostumbrada relación de 

esfuerzo de fluencia, a esfuerzo último (el esfuerzo de fluencia. 

es, aproximadamente, el 6C;!, del esfuerzo último), mientras aue en 

un acero trabajado en frío se incrementa la relación de esfuerzo 

de fluencia a esfuerzo último, sin afectar la resistencia última. 

significativamente. 	 • 

. Por otro lado, con la introducción y uso de varillas 

de. alta resistencia, las consideraciones.de diseno estructural 

pueden modificarse, debido a los problemas que se suscitan con el 

empleo de tales varillas. 

Por ejemplo, con el uso de aceroa de alta resisten-

cia, se producen secciones poco peraltadas, y el problema de pre-

dicción y control de deflexiones en miembros sujetos a flexión se 

vuelve crítico. 

Igualmente, se presenta el problema que involucra 

el agrietamiento, ya que el ancho de grietas es mayor en aceros 

de alta resistencia que en aceros de grado estructural. 71 ci4lcu-

lo de ancho de grietas debe ser hecho e nivel de cargas de servi-

cio, y la experiencia. práctica ha enseriado que el ancho de grinti 

puede ser disminuido por diferentes medios. 

En los procedimientos usuales de diseno de co1waas 

de concreto reforzado, se supone que cuando'el concreto alcanza 
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lu  esfuerzo máximo el acero ya está fluyendo. Sin embargo, loe 

aceros de alta resistencia fluyen a una defon,ación nayor rue lor4 

de grado estructural, y el concreto puede elcanzar su re-istencia 

sin que el acero fluya, en cuyo caso no seria aplicables los méto 

dos usuales. 

De igual forma, se debe proporcionar una suficiente -

ductilidad a las vigas para que el acero fluya antes rue el con-

creto falle. Esto se logra por medio de un disello en el cuyl el 

porcentaje de acero estó comprendido entre un porcen-h,je mínimo y 

un cierto porcentaje llamado "porcentaje balanceado". 3intembergo, 

con los aceros de alta resistencia, al aumentar el esfuerzo de 

fluencia, los porcentajes mínimo y balanceado disminuyen. 

En las especificaciones no sé mencionan los :rnsiblee• 

efectos de fatiga en el refuerzo. Esta omisión refleje el hecho 

que la falla por fatiga raras veces ha ocurrido. Con el uso de 

aceros de alta resistencia esta situación puede cexliar. 

El objeto de este trabajo es discutir y der algunas 

recomendaciones para resolver los problemas anteriornente exues-

tos. :Cera la elaboración de estas recomendaciones se utiliwron 

datos publicados hasta donde fue posible, y en otros casos se 

hicieron pruebas de latoratorio. 
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2. V I G A 

El diseño de secciones transversales sujetas a fle-

xión, carga axial o la combinación de ambas, se debe basar en la 

compatibilidad de esfuerzos y deformaciones. En el caso de vigas, 

se debe proporcionar una suficiente ductilidad,, para que la capa-

cidad de la viga a resistir sismos, explosiones, etc.,ea adecua-

da. Esta capacidad depende de la capacidad de energía de deforma-

ción. Algunos reglamentos recomiendan, para diserio de sismos y ex 

plosiones, una carga estática equivalente para tomar en cuenta los 

efectos dinámicos. 

Existen tres modos posibles de falla nue pueden 

ocurrir en visas de concreto reforzado: si el porcentaje de acero, 

p, es menor que un cierto porcentaje pl, el modo de folla puede 

ser la ruptura del refuerzo de tensión sin aplastamiento del con-

creto; si p es mayor que un cierto porcentaje pb, el modo de .falla 

puede ser por aplastamiento del concreto en el lado de corpresión 

de la viga antes de que el acero de tensión fluya; si p está con:-

prendido entre pl  y pb, el modo de falla puede ser el e.-.)lastraen 

todel 'concreto en el lado de compresión de la. viga de:y1).(s de 

el acero de refuerzo de tensión haya fluido. Z1 tIltima modo de 

falla usualmente es llamado "falla dóctil". 

Para obtener una falla dúctil en estructurar cLrco-

das dinlimicamente, en algunos reglamentos2'3  se sugiere elle' el 

porcentaje de acero de refuerzo debe ser limitado por un valor 
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comprendido entre 14/fy  y C.75pb. En la figura 2 re nuestra la 

gráfica porcentaje de acero, p, contra capacidad de deforrreión. 

la capacidad je deformación es maxima cuando se uti 

liza el porcentaje mínimo para causar una falle dúctil. Sin orber 

go, no es aconsejable diseilar dentro de estas relaciones inferio-

res, ya que le capacidad de deforración es muy reducida eh unas. fr 

lla no-dúctil, ocasionada por la ruptura del acero. 

Zar consiguiente, para asegurar suficiente ductili-

dad a las vigas, para resistir sismos, exploeionsr o cualquier 

otra solicitación dinámica, se debe proporcionar un porcentaje de 

acero, p, comprendido entre el 755 del porcentaje balancePdo, 

C.75p101  que para acero con límite de fluencia de COCO kg/cra y 

considerando k1=C.85, es igual a 0.0CCO6f¿, y un porcentaje míni- 

2 mo 2  0.75p2. Este último valor es un porcentaje interr.edio entre 

el mínimo que puede ocasionar la ruptura del acero y el porcenta-

je balanceado,pb, por lo que proporciona suficiente ductilidad y 

evita el peligro de una falla de tipo frágil. Este porcentaje se 

muestra gráficamente en la fig 2, y está dado en la Tabla I. 

Otro de los problew s involucrados en el diseo 

trúctural de miembros' reforzados .con varillas de alta resistencia 

es el ozrietauiento, que debe ser hecho al nivel de cargas de 

vicio. Es posible influir en este punto variando algunos parrIpe- 

ser 

tros, tales como el diámetro de les varillas y el recubrir.iento. 

El control de grietas de flexión, en el dise7io, es, 

por consiguiente, 'posible, teniendo atención en el detalle de la 

zona de tensión. El ancho de la grieta es más peeueFlo si el Plrea 

de concreto alrededor de cada varilla es hecha lo tvls ,ecue In po-

sible, por medio de una mejor distribución del refuerzo reruerido 

sobre el área de conceeto que lo rodea.Esto puede hacerse incre- 



Mentando el número de varillas, una vez que el área total efectiva 

de concreto ha sido fijada. 

La ecuaciónque nos de el ancho de grieta 4  es 

W = 2.6 4/A 	f *10 6 

donde 

W = ancho de grieta, en cm 

A = área de concreto que rodea una varilla, en cm2  

fs= esfuerzo en el acero, en kg/cm 

A partir de esta ecuación, obtendremos una guíe del 

número mínimo de varillas, o del diámetro máximo, con el cual se 

esté dentro de las limitaciones requeridas de ancho de grieta 

Para varillas con esfuerzo en el acero de fs = 3000 kg/c112. 

(fv = 6000 kg/cm2), la ecuación anterior queda 

= 0.0078 4 
j 

A 	 (1) 

Como el ancho de grietas, para un acero dedo, es une 

función del área de concreto que rodea cada varilla de refuerzo, 

el control efectivo del agrietamiento se J2uede conseguir tonto en 

miembros anchos y poco profundos como en miembros profundos y es-

trechos. 

Por lo tanto, la ec 1 puede escribirse como 

Amáx = 
	

[128 Lux ] 4 

	
( 2 ) 

rara una área total efectiva, Ae, el nilx)ero 

de varillas de refuerzo, 	está dado por 

Ae  
/Iraín  = 

Al  Á auX 
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Dmáx = 7.5 Ae 

D 	= 16.8 
raLX 

(sin protección) 

( protegidos 

Si As es el área requerida de refuerzo de tensión, 

entonces 

A 	Ae 	
( 3 ) 

Ti D 	Amáx 
4 2 

donde D es el diámetro de una varilla. 

De las ecs (2) y (3) 

Dmáx = 18 600 ( W  m x )2 I s 
A 

Para anchos máximos de grieta permisibles3'5  igua-

les a 0.020 y C.C30 cm, en miembros ordinarios estructurales sin 

protección y protegidos, respectivamente, y varilla con un límite 

de fluencia de 6CC0 1 /cm2, la ec (4) resulta 

7 

( 4 ) 
• \ A

e 

Estas ecuaciones son válidas para. 'máx  comprendido 

entre 19'y 325 cm2. Para valores menores de 19 cm`, las ecuncioner 

son conservadoras. 	se sabe el col:,lortaiento rue se pueln tener 

en el agrietamiento en iAembros con A. 	:yores de 325 c:.", de- 

do.a'que estos valores no son comunes en la práctica. 

De la ec 1, para el calculo de anchos de jrietr,re 

nota que el área de concreto nue rodea cada varilla y el cuello de 

grieta son directamente proporcionales, mientras nue la renisten-

cia del concreto, el porcentaje de refuerzo y el ancho y peralte 



de las vigas tienen poco efecto en el ancho de grietas. 

Por lo tanto, se puede concluir eue Para logr9r un 

mejor control de agrietamiento,. una vez calculada 19 sección y epn 

tidad de acero necesaria, se debe hacer la distribución de krtn ro 

bre el área efectiva de concreto que rodea cada varilla,hciendo 

mínima esta área.Esto último se puede lograr utilizando el mayor 

ratiero de varillas de didnetro pequello, siempre .y cuando no se ten 

gan limitaciones constructivas. áe deberá utilizar un recubrimien 

to de acero lo más bajo posible, de acuerdo con las especificado 

nes del reglamento de construcciones. 

En una estructura dada, los esfuerzos del acero a ni 

vel de cargas de servicio son constantes, Por lo tanto, es conve-

niente calcular el área efectiva eue rodea cada varilla,A, y com-

pararla con la máxima permisible, Amáx, correspondiente, eue parr,  

acero con límite de fluencia de 6000 kg/cm2  se ...-.uestre en la 

Tabla II, y ver si las estimaciones iniciales del refuerzo son 

suceptibles a arreglarse. Cualquiera de las ecs 1, 2, 5, 6 6 pue-

den ser usadas ;ara verificar si el Laxi,.o ancho de grietas es 

satisfactorio. 

Cuando se utilizan aceros de refuerzo de alta resis 

tenia, que involucran altos esfuerzos, las deflexiones se consi-

deran también como un factor decisivo. 

Los esfuerzos, deformaciones y deflexiones, de una 

visa, pueden ser evaluados en. cualquier 	'si se conoce en 

ese instante la magnitud y distribución de curvaturas, 0 (cambio 

de ángulo por unidad de longitud). Se puede utilizar cualeuier 



procedimiento aplicable de integración 6 método equivalente, tal 

coro la viga conjugada o diagrama área-momento, para obtener las 

deflpxiones a partir de las curvaturas. 

Par un miembro elástico homogéneo sujeto a flexión 

(7) 

y la deflexión en un punto particular puede ser expresadn. como 

siendo M el momento flexionante, K, una constante que depende del 

tipo de carea y de las condiciones de apoyo en los extremos, W le 

carga total en el claro L y El la rigidez a la flexión. jomunmen-

te se utiliza alguna forma de la ec 8 para el cálculo de cleflexio 

nes. 

las deflexiones se clasifican en deflexiones inme-

diatas o de corta duración y deflexiones de larga duración. 

Los principales factores que influyen en el comnor-

taldento de la deflexión de corta duración en un miembro son lr 

magnitud y distribución de la carea, el claro y las condiciones 

de apoyo, las propiedades de la sección, incluyendo el porcentaje 

de acero, las propiedride del material y la cantidad y extensión 

de las grietas en flexión. 

las deflexiones de larga duración son debids ?rin-

cipalmente a los efectos de contraccin y flujo -..,1stico. 

afectan estas deflexiones los esfuerzos en el concreto, la canti- 



dad de refuerzo de tensión y compresión, el ancho del miembro, 111.s 

condiciones de curado, la temperatura, la humedad relativo, la 

edad del concreto en el momento de cargarlo y lu duración de lo. 

carga. 

Para la obtención de las deflexiones 	corta duro-

ción, aquellas que ocurren inmediatamente después de la anlierción 

de la carea, utilizando los métodos usuales o fórmulas pera de-

flexiones elásticas, se debe emplear el momento de inercia efec-

tivo, que se obtuvo de estudios teóricos y experimentales. 4,y rue 

recientemente fue incorporado al :Reglamento de Construcciones del 

ACI3, y que es el siguiente 

Ief  = 
aEr 

máx 

I + 1 - /17alr  

1:Máx 

 

(9) aGr 

    

      

donde 

Ief  = momento de inercia efectivo 

I, = momento de inercia de la sección completa 

Ialr = momento de inercia de la sección aerieteda transfor- 

mada 

máx= momento flexionante máximo en la viga 

Yt 

siendo fr  el módulo de ruptura del concreto, e igual e 1.9 f¿ 

y yt  la distancia del eje neutro a la fibra de tensión, referido 

a la sección completa. 

Este momento de inercia efectilío no debe ser mryor 
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Las deflexiones., de larga duración se pueden obtener 

multiplicando la deflexión inmediata, obtenida por :.edio de la 

ec 9, )or.el factor 

:13. 

(2 - 1.2 	/As)) 

siendo A' el área de refuerzo de comnresión y A el clrea de refuer o 

• zo de tensión. 

Los 	máximos permisibles de deflexiones se 

muestran en la Tabla III. 

Si no se desea calcular las deflexiones, los esl:leso 

res mínimos de los miembros sujetos a flexión, reforzados con vari 

lla con un límite de fluencia de 6C00 kg/cm2  y que no están unidos 

a divisiones u otras construcciones suceotibles a dallarse debido 

a grandes deformaciones, serán, de acuerdo con el reglamento del 

ACI-713, los que se muestran en la Tabla IV. 

Las deflexiones de larga duración, debidas a con-

tracción y flujo pástico, pueden reducirse sustancialmente -)or la 

adición de refuerzo de compresión. 

Si las deflexiones no nueden ser aco,odrdne con se-

guridad, se debe incrementar el peralte de la viga. 

Se debe proveer un anclaje adecuado a todr.s los va-

rillas. Este anclaje será con los Liemos rec.lueriLientos nue para 

varillas de alta resistencia con un líLite de fluencia de 4re0 k/c' 

y serán los siguientes 

1. El refuerzo en tensión o compresión, debe extendm-ne 

por medio de una longitud de desarrollo o anclaje final 

o por medio de ganches. 



2. El refuerzo debe 'extenderse 	alla del punto en el curl 

no se necesita longitud de varilla para resistir flexión, 

a una distancia igual a la profundidad efectiva de la vi-

ga ó 12 diámetros de la varilla, el que sea mayór, excep-: 

to en los apoyos y en el extremo libre de vigas en canti-

liver. 

3. El refuerzo continuo debe tener una longitud anclada no re 

nor que la longitud de desarrollo, Ld, dada en 5 y 6, de-

pués del punto donde se dobla o termina el refuerzo de 

tensión y no se necesita longitud para resistir flexión. 

4. Al menos 1/3 del refuerzo pera moi..ento positivo en vigas 

simplemente apoyadas o la cuarta parte del refuerzo pare 

momento positivo en vigas continuaa se extenderá por lo 

menos 15 cm en el apoyo a lo largo de la misma cara de le 

viga. 

5. La longitud de desarrollo, Id, para varillas en tensión, 

Con 1: Lite de fluencia de 6CCO 1•:g/cm2, es 

Ld  =. 95 as  //fe' 

12 

pero no menor que 34 D 

donde as - área de una varilla, en cm
2 

f' - resistencia del concreto, en kg/cm2  

D - diámetro de una wrilla, en cm 

6. La longitud de desarrollo, Ld, en varillas en co=esiór 

se debe calcular como 

Ld = 455 D / 
	

(le) 

pero no menor de 26 D 



7. Se puede cortar hasta un cuarto del refuerzo positivo en 

visas continuas a L'/7 del apoyo exterior y a 17.75 del 

apoyo interior, siendo L' el claro libre entre apoyos. 

EJE-HOS DE APIICACIOI, 

EJEZI,L0 1. Dise lar una viga simpleente a.)oyndr, 

.con las caracteristicas que se muestran abajo, reviendo el aErie 

taaiento y la deflexión. 

Distancia entre armyos, L = 7.0 m 

Carga en la viga, c0 = 4.3 ton/m 

Acero de f
Y 
 = 6000 kg/cm2 

Concreto de f' = 200 ZE/cm' 

El diseno se hará siguiendo las recomendaciones que 

da el Reglamento de Construcciones del D.P. 3 . Por lo tanto, le 

carga última, de :,cuerdo con el articulo 240.11, se incrementa en 

un 40J. 

Con esta carga, se obtiene el momento actuante en 

la viga y se iguala al momento resistente, que es igual e 

r =c  b d
2 ( 1-0.59 q) (A) 

13 

donde — esfuerzo reducido del concreto (Art. 240.1Y) 

b — ancho de la viga 

d — peralte efectivo de la viga 

q — indice de ilr.fuerzo, e igual a p f•, siendo 
e 



p el porcentaje de acero de refuerzo de tensión 

y f* el esfuerzo reducido del acero(Art 24C.111 

Para asejurar suficiente ductilidad a la viga, el 

porcentaje de acero, p, debe estar comprendido entre C.75p, y 

C.75pb. Por lo tanto, de la Tabla I, para p'= 0, obteneos 

C.75 p2  = 0.008 

y, por otro lado, 0.75pb.= 0.00006 f¿ = 0.00006'2CC = C.C12 

14 

En este ejemplo, se touó un orccntaje de acero in-

termedio entre estos dos valores, o sea, p = 0.01. 

Para calcular las dimensiones de la viga, se supuso 

una relación b = d/2, de la ec A se despejó d y se sustituyeron 

valores, obteniendose así el peralte efectivo de la viga y a con-

tinuación el ancho de la misma, por medio de la relación h = d/2. 

Para obtener la cantidad de acero, so tomaron las 

dimensiones reducidas de la viga, de acuerdo con el Lrt 240.111 

del 2egleLlento de Construcciones, obteniendose un Indice de refner 

zo igual a o = 0.30. 

Revisión del ajrieta:,iento  

	4 	
Para calcular el arietnnliento, es neceen. 

rio conocer el área C concreto efoctivr:, 

oue es la zóno asciurada de la figura E' 

igual a 

Ae = 2b( h - d) = 2 rb 

y el área de concreto que rodea cada vnrill o ijual al 	de 

concreto efectiva entre el número de varillas. 

    

o /0 ' o 
I
r=10 cm 



Se consideró que se trataba'de una viga interior, 

por lo eue el valor de :lar x, Tabla II, en miembl-os ordinarios es-

tructurales es de 137 cm2, que es un valor mayor al obtenido (120 

cm2), de donde se puede concluir que la viga no tendr un agrietr. 

miento excesivo. 

En el caso de que la viga no estuviese protogidn, 

se debe disminuir el dilmetro de las varillas, auLentando, »)r 

consiguiente, el nlaero de las nismas y disminuyendo el n.reel de 

concreto que las rodea, para ajustar este Illtimo valor al de la 

Tabla II. Se puede revisar también el agrietamiento utilizando las 

ecs 1 y 5. 

Revisión de la deflexión 

Para calcular la deflexión, se debe calcular previa 

mente el momento de inercia efectivo de la sección, por medio de 

la ec 9. :ara esto, se calcula el momento de inercia de la sección 

gruesa, I,,, y el momento de inercia de la sección agrietada trans 

formada,agr*  Pera este último, con el valor de n, para concreto 

de f' = 2C0 kg/cm2, de 9, se toma Lomentos con respecto a 73.21. 

para obtener la ..)rofundidad del eje neutro, y, en base a este eje, 

Se obtiene el momento de inercia de la sección agrietada transfer 

macla. 

A continuación, se otiene el momento de agrietamien 

to, Magr' y con todos estos valores ce sustituye en la ec 9, con 

lo que se obtiene el momento de inercia efectivo, Ief. 

La expresión para obtener la deflexión de corte 

duración de une viga simplemente apoyada es 

..5 cuL4  - -m7 el 
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l6 

donde U) -carga uniformemente distribuida 

L -longitud de la viga 

E 	-módulo de elasticidad del concreto 

Ief -momento de inercia efectivo 

La deflexión máxima permisible, de ncuerdo con la 

Tabla III, es igual a 

ilmáx = 
700 

= 	= 3.9 cm 
180 	180 

q 

= 0.01 

= 0.31 

= f; b d2c: (1 - 0.59r) 

EJEI2L0 1 

Diseno de la viga  

(4.1u 
= 1.4w= 1.4'4.3 = 6.0 ton/m 

, 
4)11' 3J

2  

	

11.1 = n 	
- 6'71'

— 37.0 ton-r:1,  

	

o 	8 

• 
bd2 - 	

I. 

f.o (1 - 0.59q) 

3 700 000  = 105 CCC 
138'0.31(1 - 0.59*0.37) 



h = 70 cm 

EJM.PLO 1 (continuación) 

b = d/ 2 

d = 60 cm 

b = 30 cm 

f
II 

As 
= qbd 	= 0.3028'58 138  - 14.1 cm 

2 

f4  4800 
Y 

5.  vs #6, As  = 14.33 cm2  

d = 60 cm 

r = 10 C2 

b = 30 cm 

Revisión del ajrietnmiento  

Ae 
= 2br = 2'3010 = 600 cm'''.  

600 
A = 	= 120 cm

2 	
187 cj • o.k. 

5 
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Yt h 	kd = 7C - 13.3 = 51.7 cm 

60 cm 

7C cr 
30 cm 

Yt 

30 cm 

n A = 9'14,433 

= 128 cm2  

EJE.I.PID 1 (continuación) 

Deflexión 

30 (kd)2 	128(60 - kd) = O 
2 

kd = 18.7 cla 

Icor  - 30'18.73 + 128(60 - 18.3)
2 = 

3 

= 291 000 cm4  

fr = 1.9 	= 1.9Y27 = 26.9 

' 3  I = 30•70 
 = 860 000 cm 

12 

• ,- 26. 9°P)60 CCO  _  = 446 000 kz-cm . . J..aer  
51.7 

As  



	

2 	1 	'3 = 4 ton/m 

	

'I 	'1 
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EJEL: 70 1 (continuación) 

I 	( 446 COO 860 000 )
3 	

+ 1 - 

cm < 

3 
. CCO ef - 	3 700 000 

Ief = 292 500 cm4 

á 	5 	42-14,.  ..• 	= 	= 3.35 

446 CCO ,  
'''] 

3 7C0 OC 'C) 	• 	• 

3.9 cm 	o.k. 
384 	El 

EJEP2I0 2. Diabnar la viga continua de la figura 

y.:calcular las longitudes de anclaje. 

2 	1 	3 

4.00 m 
	

4.00 m 	4.00 m 

En este ejemplo se supondrán los misi,os materiales 

del ejemplo anterior. 

Fara el diseflo, se aplicaron las recomendaciones 

del Reglamento de Construcciones del D.F., y se siguió el mis? o 

procedimiento del ejemplo anterior. 

• El armado y las longitudes de anclaje son los rue 

se muestran en la figura. 



La longitud L1, de acuerdo con el inciso 2 de ancla 

jes, debe ser, cuando menos, el peralte efectivo de la viga, 12 

diámetros de la varilla 6 1/16 del claro libre entre a.)oyos. Se 

debe'Correr esta longitud pot lo menos 1/3 del acero para resirtir 

el momento negativo, a partir del punto de inflexión. 

la longitud L2, se obtiene según el punto 5, o sea, 

L = 95 a / 2 	s 	c 

pero no menor de 34 D. 

Ia longitud L3, de acuerdo con el inciso 4, es de 

15 cm, y debe ser, por lo menos, un cuarto del refuerzo para mo-

mento positivo del claro exterior. 

Las longitudes de corte, L4  y L5, se obtienen de 

acuerdo con el inciso 7 de anclajes, y son 

L
4 

= L7 7 

L
5 
 = V/ 5 

2( 



'Trae 
o o c 

40•cm, 

1 

	

j5 cm 
18'4cm 

Sección 1-1 

co OC., 

18 cm 

EJEEPLO 2 

Diseilo de la via  

• Las secciones que se obtienen, utilizando 

varillas de 1/2", son las siguientes 

Sección 2-2 

18 cm 

Sección 3-3 

Longitudes de anclaje  

Ll = 35 cm  

,L, = 12'1.27 = 15.2 cm 

L1  = 372/16 = 23.0 CM 

Li  = 35 cm 

L
2 = 95'1.27/ 200 = 8.5 cm 

'1 = 34'1.27 = 43.0 cm 

• I2  = 43 cm 

L4  = 372 / 7 = 

L5  = 372 / 5 = 

L
3 

= 15 cm 

I
4 

= 53 cm 

L5  = 75 cm 

2: 
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EJETIO 2 (continuación) 

rol 

41- 

_e_ 

N 	CI 

ni• 

I I 
• 



3. COM:1AS 

De acuerdo con los procedixientos coprobrydos Dars. 

varillas usuales, la resistencia de las columnas. a c?rjo vxil?1 se 

puede calcular como la suma de la resistencia última de 1n:sección 

neta de concreto y la resistencia del refuerzo, suponiendo rue di-

cho refuerzo está fluyendo.Ia expresión algebrtqca es la eiruiente .  

P = C A f' + A f c c 	s y 

donde 

P = carga axial última de la columna 

A = área efectiva de concreto 

As = área del refuerzo'lonjitudinal 

f' = resistencia a la compresión del concreto 

y = esfuerzo de fluencia del refuerzo longitudinal 

C = constante, que paro varillas usuales es igual 

a C.8520  

En esta ecuación, se supone que cuando el concreto 

alcanza su resistencia el acero está fluyendo. Sin e!lbar,50, coro 

se mencionó anteriormente, la varilla :: con límite de fluencia de 

6C00 kjern2  fluye a una defonLación mayor que los aceros uoruble17, 

y el concreto puede alcanzar su resistencia antes de que fluya el 

acero, en cuyo caso no serian aplicables los métodos usuales. 
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Debido a la existencia muy reducida de referencips 

a ensayes previos en columnas reforzadas con varillas con liuite 

de fluencia de 6000 leg/cm2, y oara verificar lo anteriormente ex-

puesto, se ensayaron 6 columnas de concreto reforzadas con vpri171,!: 

con linite de fluencia nominal de 6000 kg/cm, en las que se es-

tudió la influencia de la resistencia del concreto, el poroentrfe 

de acero y el diámetro de las varillas. 

Todas les columnas fueron cilindricas, de un dit-

tro de 20 cm y una longitud de 120 cu. Cuatro fueron construidas 

con concreto de 25C ke/cm2  y dos de 350 ke/cm2. Para un mismo ti-

po de concreto se varió el amero de varillas y diámetro de las 

mismas. En la Tabla VIse encuentran las características de cada 

columna. 

En cada columna se utilizaron varillas de un ris7:o 

lote, tomándose tres muestras de cada lote para obtener sus ca- 

racteristicas. 	promedio de ests caracteristicas se encuentran 

en la Tabla V. 

3e utilizaron estribos circulares del j2, colecel",es 

a cada 15 cm, excepto en los extremos de la columna, 'donde se co 

locaron tres estribos juntos para distribuir le carea 	unifer- 

memente durante el ensaye. El recubrimiento libre en todas las co 

lumnas fue de 1.5 cm. alas varillas longitudinales fueron cortaes 

a una longitud exacta de 120 CR, 

Se utilizó cemento tipo III ( resistencie 

en todas las columnas. Los aereeados inertes consistieron en ,r;.-

va, de densidad y tumuno r:dxillio de egreeado de 2.6 ton/m3 y 1/'", 

respectivamente, y arena, de densidad y módulo de finura de 

2.55 ton/m3  y 3.10i respectivamente. 
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El concreto se diseiló para alcanzar, a los 15 dies, 

resistencias de 250 y 35C kg/ciL`, con un reveniniento de le cm. 

Para comprobar si la resistencia del concreto concordaba con la 

teórica, se hicieron tres cilindros de prueba para, cada columna. 

El concreto fue mezclado mecr,nicanente, en una revol 

vedora de 150 lts, durante 4 min. Ios materiales fueron pronorcio 

nados por peso. 

Para asegurar que los extremos de las varillas per-

manecieran en un mismo plano y el nivel del concreto, se colocó 

el molde de la colunna sobre una placa nivelada de acero, de 

30x30 cm, colocándose el armado sobre ella, y asegurando que cada 

varilla estuviera en contacto con la placa. Una vez hecho esto, ce 

coló el concreto hasta una altura cercana al borde, c'inredicta-

mente después, se aplicó una pasta de cemento hasta el tope, y 

con otra placa de' acero se presionó sobre la pasta hasta que la 

placa descansara firmemente sobre los extrer.ios de las varilla.'. 

y quedara e nivel.De esta forma se logró nue loe extremos de las 

varillas estuvieran en el mismo pleno que el concreto. 

Este prooediiento de construcción fue coa probado 

en la Universidad de Illinois en 193420, y se utilizó para comia-

rar los resultados obtenido :3 en estos ensayes con los llevados o 

cabo en dicha Universidad, donde se utilizaron vari:ilas con un 

mite de fluenci superior a 6CCC 1:j/Clil'. También se buscó rue la. 

esbeltez de las columnas fuese lo zas parecida a las construidas 

en Illinois. 

Los días después de coludas, las colwnas se coloco 

ron, junto con los cilindros de prueba, en un cuarto de curado, a 

una temperatura de 23°  0, hasta el día del ensaye. 
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Después de 15 días de curado, las columnas fueron 

cargadas hasta la falla en una máquina de 200 CM k de caacidod. 

Antes de iniciar la prueba, se dió a todas les columnas unn pre-

carga del 10 .de la carea teórica de falla. 

las deformaciones se midieron Dor medio de dos mi-

crómetros de caraula, colocados diametralmente opuestos soere las 

placas de carea, y por medio de un eraficador adaptado a la márui 

na. 
La carea se aplicó en forma continua, midiendo los 

deformaciones a cada incremento de 5 ton, hasta la carea máxima. 

la duración del ensaye varió entre 18 y 25 min , dependiendo de 

la capacidad de la columna. 

En la fig 3 se muestra una vista de la columna antea 

del ensaye, y en la fie 4 después de la prueba. Enla fi„ 5 se 

muestra la columna después del ensaye, y esta forma de falla fue, 

en general, la forr.ia de falla de todas las columnas. 

Los resultados de los ensayes se encuentran en lo 

Tabla VII, junto con los datos de la resistencia proLedio de los 

cilindros de prueba y las cardos teóricas calculadas con estas re 

sistencias. También se indica la deformación unitario al alcanzar 

la columna su carca -:„áxima y la relación carea experimental entre 

carea teórica. 

En la Tabla VIII se muestran los resultadov de lor 

ensayes llevados a cabo en la .Universidad de Illinois e 1r'3420  y 

196221. 

En las fies 6 a 11 se encuentran graficadas ln.s ca.r 

vas típicas carea-deformación, y en la fig 12 se muestra la COMP 

ración entre las careas medidas y las calculadas. 

26 • 



27 

En todas las columnas, en el punto en que se desa-

rrollaron las primeras grietas coincidió, eproxiLadaente, con el 

95 rA de la carga última, y la manera de falla. de todos les colum-

nas ocurrió por el aplastamiento del concreto, precedido de un 

agrietamiento excesivo, en el extremo superior, a la altura del 

segundo estribo. La posición de la zona de falla se debe al efec-

to de sangrado del concreto. 

Le los resultados de los ensayes, se ve rue existe • 

una excelente concordancia entre la resistencia última determina-

da experimentalmente y la calculada con los métodos usuales de di 

seno, por lo que se puede concluir que el acero sí alcanza su pun 

to de fluencia. 

Otra de las conclusiones a que se llegó fue que la 

resistencia del concreto, el porcentaje de acero y el diámetro de 

las varillas no influyeron, ya que el comportamiento de todas las 

. columnas fue semejante. 

Por consiguiente, esta serie de ensayes, y los ren- 

. 'izados en Illinois, demostraron que los métodos usuales de dise-

no de columnas de concreto, son aplicables cuando las columnas se 

encuentran reforzadas con varillas de 6000 kg/cm2, y la resisten-

ola última, en columnas con estribos, está dada aor la ec 11. 

Por otro lado, en la práctica, el refuerzo lonr,itn- 

dinal de columnas en edificios de varios niveles, general...ente 

cc:insiste en un número de longitudes de uniones o juntas de v, ri-

llas de refuerzo. las juntas pueden ser por traslape, soldadura c 

acoplamiento mecánico. Estos tres ti tos de juntas son suce-tiblrc 

para transferir tensión y compresión. Cuando, bajo todas 	con- 

diciones de carea una varilla permanece en compresión, se puede 
BIBLIOTECA DE I rq DITSONCS 
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utilizar un cuarto tipo de junta, la junta a tope. 2n este junta, 

los cortes perpendiculares de los extrellos de las varillas ce co-

locan en contacto y son alineados con una manguera o anjo de 

tal ligero. 

21 tipo de junta mas coraln en el traslape. :ate, 

transfiere la fuerza de una varilla a otra a través de] concrnto 

que rodea ambas varillas. En cualquier punto de le longitud de 

unión, la fuerza es transferida por adherencia de unr, varilln al 

concreto pue la rodea. Simultaneamente, también por adherencin, la 

fuerza es transferida del concreto a otra varilla. Dentro del con 

creto, la fuerza es.transferida, aparentemente, por cortante. La 

integridad de un trealape depende, por consiga Tente, del desal-ro-

.110 de.:una adecuada adherencia entre la superficie de las varillas 

de refuerzo y el concreto que las rodea. Si la adherencia entre 

varillas y concreto se rompe, la junta fallará. 

Por lo tanto, para desarrollar uno adecuada adheren 

cia entre refuerzo y concreto, se debe tener una longitud mínima 

de traslape. 

la longitud :Anima de un traslape en compresión, de 

be ser la longitud de desarrollo, Ld, dada por la ec 10, pero no 

menor que 53 D, ó 30 cm, el que sea mayor, donde,: D es el di,,¿.'metro 

de la varilla. Cuando la resistencia eSpecificada del concreto ea 

menor de 210 ke/cm2, el traslape se debe incrementar un 33;. 

La longitud de traslape en varillas en paeuete, 

debe incrementar un 2C,, para Paquete con tres varillas, y un 33'' 

para paquete de cuatro varillas. 

En columnas con estribos, donde estos últimos en la 

longitud del traslape tienen una área efectiva de por lo menos 



 

o 	 it7 

0 0 0, 
-e. 

 

    

35 cm 

0.01bb, donde b es la m,yor dimensión del miembro y s es la dis- 

tancia entre estribos, se puede utilizar el 81.f,  de le longitud ¿e 

traslape 53 D ó la ec 10, pero no menor de 30 cm. 

En columnas zunchadas, se puede utili:ar el 75:.  de 

la longitud de traslape dada por la ec 10 ó 53D, pero no menor de 

30 cm. 

En columnas sujetas solo a compresión, los esfuer-

zos pueden ser transmitidos por cortes perpendiculares en los ex-

tremos de las varillas, y colocadas en contacto por medio de un 

dispositivo adecuado. Este dispositivo puede ser por acoplamien-

to mecánico o por soldadura. 

EJEMPLO DE APLICACIO 

Calcular la carga última, Pu, de una columna sujeta 

a carga axial, con las caracteristicas que se muestran en la fiEu 

ra. 

r. 4 cm 
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Los Elateriales serán los sieuientos 

Concreto de f' = 2C0 ice/cm2 

Acero de f = 6000 ke/cr.12  

Seis varillas de 5/8" 

De acuerdo con la ec 11, la resistencia de una co—

huna sujeta a carea axial es 

PU =CAc  f' + As  f c 	y 

En este ejemplo 

C = 0.85 

As = 1 .979 '6 = 11.8 cm2 

A0  = 35 '35 - 11.3 = 1213.2 cm2 

f' = 2C0 ke/cia2  

Y = 6000 kicir,2  

Sustituyendo valores 

Pu  = 0.85'1213.2'200 + 11.8'6000 = 

:, Pu =   279 000 ks 



4. SOIDADURI. 

Los aceros de alta 'resistencia, con alto contenido 

de carbón, son llamados "difíciles de soldar", debido a la tenden 

cia que tienen a perder su ductilidad. 'Esto no es exacto, seria 

más correcto decir que estos aceros son difíciles de soldar por 

los procedimientos de soldadura de los aceros de arado estructu-

ral, pero son f¿tcilmente soldables por los procedimientos y méto-

dos recomendados para aceros con alto contenido de carbón. 

Para usar estos nrocedimientos, es necesario obte- 

ner un reporte de la fábrica, o hacer un análisis guilda°, de las 

varillas que van a ser soldadas. 

las recomendaciones para la preparación de la solde 

dura de las varillas son las sijuientes: 

1. Para la soldadura de varillas con contenido de 

carbón menor de 0.3C y manzanos° menor de 0.6C,-  se puede utili-

zar soldadura de arco, soldadura de zas a presión, soldadura n'u-

ó soldadura con electrodos, E60xx ó E7Cnx An. 

2. Las varillas en las cuales el contenido de car-

bón esté comprendido entre C.31 y 0.35;;, inclusive, y el mancnne-

so no excede C.SIG I  deben ser soldadas usando electrodos de bajo 

hidrógeno. Se pueden utilizar electrodos E6Cxx ó 1170xx,.con un 

precalentaniento a una temperatura no menor de 330e. 



3. Las varillas con contenido de carbón entre 0.36.  

y 0.40, inclusive, y manganeso no mayor de 1.30;1, deben ser sol-

dadas usando electrodos de bajo hidrógeno, con un precaleatanien-

to.a.una temperatura superior a 93°0'. 

4. Las varillas con contenido de carbón comprendi-

do entre 0.41,y 0.50, inclusive, y manganeso oue no excede 1.301 

deben ser soldadas usando electrodos de bajo hidrógeno, con un 

precalentamiento a una temperatura no menor de 205°0. Las juntas 

a tope deben ser soldadas usando soldadura de/gas a presión, sol-

dadura aluminótérmica o soldadura de arco sumergido. 

5. Las varillas en las cuales el contenido de car-

bón esté comprendido entre 0.51 y 0.0O3  y manganeso oue no excede 

1.30, pueden ser soldadas usando soldadura de ¿as a presión o 

soldadura aluminotérmica. 



5. FATIGA 

De experiencias en varillas de alta resistencia17, 

se ha visto que el efecto del límite de fluencia es pequelo para 

niveles de esfuerzo mínimo. Las curvas S-1- (esfuerzo-número de 

ciclos), fig 13, muestran, sin embargo, que la resistencia a la 

fatiga en ciclos de carga repetida menores de un millón se incre-

menta con la resistencia de la varilla,pero, para un gran número 

de ciclos, dos millones o más, es independiente del esfuerzo de 

fluencia, y el rango de esfuerzos es relativamente insensible a 

la magnitud del esfuerzo mínimo. 

por esta razón, el empleo de varillas de alta resis 

tencia en elementos sujetos a un número grande.  de cargas repeti-

das no es conveniente. Sin embargo, si se utilizan, el rango de 

esfuerzos en el diseflo debe ser reducido por un margen convenien-

te de seguridad. 

Este rango de esfuerzos: en varillas con límite de 

fluencia de 6CC0 kg/cm2, es 

fra = 3C00 kg/cm2 

y el esfuerzo permisible en el refuerzo 

33 

fs = 1830 ( 1 + 1m  / 1;7  ) 



pero no mayor de 3C00 kg/cm2 

donde 

m es el momento debido a carga muerta 

Vv es el momento debido a carga viva 

Po es recomendable soldar los estribos a las vari- 

llas longitudinales, ya que tal soldadura reduce la resistencia a 

la fatiga. 

En resumen, si el rango de esfuerzos y el esfuerzo 

permisible en el refuerzo se reducen por un factor conveniente de 

seguridad, es improbable que se presente la falla por fatiga en 

la práctica, pero la resistencia a la fatiga puede reducirse por 

la soldadura de estribos en el acero principal. 
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TABLA I 

VALUES DE C.75p2  

P
. 	* 

O.721'2 

o 0.008 

0.25p" 0.012 

050p 0.016 

0.75P 0.020 

P 0.024 

• p' porcentaje de refuerzo de compresión 

*• p porcentaje de refuerzo de tensión 

TABLA II 

WILORES DE Am/x  

   

 

Lliembros sin protec-
ción, en cm2  

37.5 

11.embros protegidos, 
en cm2 

1871C 

   



TABLA III 

DEPLEXIWES PERI:MB= 

Tipo de miembro Tipo de deflexión LillitP:cin  
de deflPxión 

Miembros de techos planos 

que no estén ligados a ele- 

mentos no estructurales 

Deflexión inmediata debi- 

da a carga viva 
n/iCc 

Piembros de pisos que no 

estén ligados a elementos no 

estructurales 

Deflexión inmediata debi- 

da a carga viva 
I/VC 

Miembros de sistemas de 

piso o techo que soporten 

elementos no estructurales'o 

estén ligados a ellos, 	si es 

tos pueden sufrir dados por 

deflexiones excesivas 
Suma de la deflexión to- 

tal a largo plazo debida 	. 
a la carga cue actúa en 

forma constante y la de- 

flexión inmediata debida 

a cualquier carga viva 

adicional 

L/4Pr 

, 

. 

riembros de sistemas de 

piso o techo que soporten 

elementos no estructurales o 

estén ligados a ellos, cuan- 

do estos no estén expuestos 

a sufrir danos por deflexio-

nes  excesiVas 

' 

1/24C 



I 

TABLA IV 

PERALTES :DIZOS DE VIGAS 

TABLA V 

CARACTERISTICAS DEL ACERO DE REFUERZO 

Columna Calibre f Y' 	- 
kg/cm` A8, cm 

1 3/8 6320 0.70 

2 1/2 6300 1.23 

3 3/3 6300 0.71 

4 1/2 6186 1.24 

5 3/8 6650 0.76 

6 1/2 6450 1.26 

Espesor o peralte mínimo, 	en cm 

Libremente 

apoyados 

Con un extre- 

mo continuo 

Ambos extre- 

mos continuos 

En voladizo 

L/33 L/38 L/43 L/15 



TABLA VI 

FRU2IEDADES DE LAS COIWiiAS 

. 

Columna 

Detalles del refuerzo 
HesirtencJ  a 

te(Srica del 

concreto, 
,‘ 	e 

/ 1!.;,c::i C1,nti.(';nd  

k. , 

0.1. 

P 	, 

,J 

f y  , 

 2 
1-r--/cr 

1 6 #3 4.25 1.34 6320 250 

. 	2 6 J4 7.70 2.43 6300 250 

3 C 	í'r3 5.70 1.30 6300 ' 	250 

4 3 il4 10.00 3.17 616 250 

5 63 4.50 1.43 6650 350 

6 	-.  64 7.60 2.40 6450 350 

TABLA VII 

.1ESULTADO3 DE I01., EbSAYES 

Columna Columna 

Car¿T. expe- 

riental de 

falla, 	ton 

Deformación uni 

taria a la car- 

¿je. máxix:a 

f'
'  

ic.71cm2  

CarEr teó-
rica de  

lln, 	ton -on 

P 
- 

.:, ... 
uP0 

1 1 105.2 0.00400 nn 103.6 1.2C 

2 109.0 0.00425 283 122.5 r.770 

, . 99.6 0.00405 247 100.0  

4 126.7 0.CC43C 290 135.0  

5 134.2 0.00455 . 	374 130.0 1.Cr 

6 153.2 0.005CC 374 143.0 1.0r.(7,  

. . 



TABLA VIII.  

REJUITADOB 0BT2iiIDUS 	ILLIAUS 	1934 I 1962 

Coluuma 

f'• c 	•' 

2 
kj/cm•kd/cm 

f ,r . v 	1 

2 

Carza expe- 

rimental de 

falla, 	ton 

Cnrzy, teó-

rica de f,, exp 

11„ 	tri " 
"'te° 

1,2 140 6800 152.5 150.8 1.008 

3,4 245 6300 178.2 174.1 1.025 

5,6 35C 6800 194.3 212.0 0.920 

7,8 245 6800 171.8 178.5 0.960 

520 340 7280 250.0 265.0 0.97 

5BOF 285 6210 284.0 315.0 0.904 

9A0 280 6c30 287.0 301.5 0.949 

9:.:0 460 6080 408.5 384.5 1.064 

9OCR 550 6cco 475.0 	455.0 1.c03 

11E0 340 6000 404.5 415.0 0.97,1. 
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