
1 
' 

CV-//L 

F.A.CULT.A.D DE INGENIER.1.A. U_N_.A._1\11_ 
DIVBSIC>N DE EDUC::A.C::IC>N C::C>NTINUA. 

CURSO DE 
DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 

Del 16 de mayo al 20 de mayo de 2005 

Palacio de Minería · · 

'.'.:,ille dt:: la cu::; a= ::;r1mer p1s(; Deleg Cuaunterr.oc 060JO ME!x1co, O F APDO Postal M-2285 
551:'-5'1:< 55::'~-733.'S 55:'i-198'i Fa11 5510-0573 5521-4J2l AL:ZS 



FACULTAD DE INGENIERl.A. U.N . .A..IVI. 
DIVISIC>N DE EDUC.A.C:::IC>N C:::C>NTINU.A. 

CURSO DE DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE 
CONCRETO ASISTIDO POR COMPUTADORA 

DIVISIÓN DE EDUCACIÓN CONTINUA, UNAM 

COMISIÓN FEDERAL DE ELECTRICIDAD 

Expositor: 

M. en l. FERNANDO MONROY MIRANDA 

México, D. F. Mayo de 2005 
Pdi.i".::D Ct: r.~l:-:'o':::i :'.:.dilo: de Tac.:o:J ~- 0 ~ 1 mer PIS::.. Oe!eq Cuauhtemoc 06CXX) M '>t'ICO o F APDO. Postal M-2285 

••:to:>:onos $.Si:'-8~5 55i:'-51:'i 55:'\./335 ·5521-1987 Fa)( 5510..QS~ '5521-4021 AL25 

z. 



FA.CULTA.O DE IN<3ENIER.IA. LJ_N_A._1\11_ 
DIVISIC>N DE EDUC.A.CIC>N CONTINUA 

OBJETIVO GENERAL DEL CURSO: 

Al final del curso el participante diseñará estructuras de 
concreto típicas de la Comisión Federal de Electricidad 
(CFE), conforme a las especificaciones basadas en el diseño 
por resistencia del American Concrete Jnstitute (ACI), última 
edición y utilizando el programa STAAD/PRO (2004) como . 
herramienta de trabajo. 
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OBJETIVO GENERAL: Al término del curso. el participante tendrá los conocimientos necesarios para diseñar estructuras de concreto usuales en la 

CFE, conforme las especificaciones ACI 318..tt2, utilizando el Programa Staad Pro 2004. 

Lunes 16 de mavo . ' 

OBJrirvo': Presentar los corÍceptos 9enerales para el dlserriO de elementos de coilcret~ r~forzado de acuerdo,'al ACI 318-02. 
', ',' 

-------· --
EXPOSITOR """' HORARIO 

EVAlUACIÓN INICIAl ':OO.f:30 

M 1 FERNANDO MONROY MIRANDA INTRODUCCIÓN Y CONCEPTOS BÁSICOS 9·30 -14 00 

COMIDA 14,00-15 ºº 
M 1 FERNANDO MONROY MIRANDA 

'--·-·-~- - . ·-- ... _ y ...,. ·..-- ... -- -- ... _. ~·- ~- -- oncr o en ··- ,.,o • 
15 00-19 ºº A~oon o. ,.,_.._ •. C•fil"· e~.,,,.. y l"•im•tro• et. DtMño de concrlllo. 

Martes 17 de mayo 
ObjeUvo: Presentar las especificaciones para.dlsello por resistencia de acuerdo al ACI 318-02 y ejemplos.de dlsef\o para " 

elementos en compresión pura. 
fY:POSITOll TEMA HORARIO --
M 1 FERNANDO MONROY MIRANDA Carv1 Axial y Fl•irlón en El•m•ntos de Concr.tu 900.1 .. 00 

COMIDA 14,()()..,, 00 

M 1 FERNANDO MONROY MIRANDA e~ dll •ud'l"ro pm'• OtaeM dll o.n-.tos dll c-•o lt.torr- ,, Q0.19 00 

Miércoles 18 de mavo 
Objetivo: Presenlar las especificaciones para diseño por reslstencl.a de acuerdo al ACI 318-02 y ejemplos .de. diseño para .. · 
elementos en nexlón. 
EXPOSITOR """' HORARIO 

M 1 FERNANDO MONROY MIRANDA DISEÑO DE MIEMBROS EN COMPRESIÓN. CONFORME ACI 318-02 9 00 .14·00 

COMIDA 14 00..15 00 --------------- ---~-- --------------
M l. FERNANDO MONROY M1RANOA 

Pl....t~an~u"o .,_. l'roble1""' r E¡emplo do ModolA<!on Go-n~" do E«lrv<::l"'M do Conr"'" '" Sraad Pro )004 
15 00-19 00 

Asign..:!On .... ~ .. C•ps, e~ ... w P•in..cfo•,,. or...ño de Conc1to110. 

Jueves 19 de mayo .. 
Objetivo: Presentar las especificaciones para resistencia del·ACI 318-02 y ejemplos de diseño para elementos en flexión y· 
cortanie; · . 
EXl"OS1TOR """' HOR.6.RIO 

MJ FERNANDO MONROY MIRANDA DISEÑO DE MIEMBROS EN FLEXIÓN Y CORTANTE. CONFORME ACI 318-02 9 00 -14 00 

COMIDA 14.00-15 00 

M l. FERNANDO MONROY MIRANDA ~. 0.. ...... .S. un Edftclo dot e<:u.,do .i ACI 118.0l .. •z.nck> STMDIP•o 10().t 15.00-1900 

Viernes 20 de mayo. 
Objetivo: Presentar las esp,ecificaciones para diseño por resistencia de acuerdo al ACI y ejemplos de diseño para 
elementos en flexocompresión. · · · · 
fX,OSITOR """' HORARIO 

M.I. FERNANDO MONROY MIRANDA DISEÑO DE MIEMBROS EN FLEXIOCOMPRESIÓN, CONFORME ACI 316-02 900-1400 

COMIDA 
-- 14 00-15 00 

M.I. FERNANDO MONROY MIRANDA Ej«Tlplo de CM9ello d• un Merco de EstruciurH M1yOr" .,.. S E 15.00-18 00 

EVALUACION flNAL 18 00-18'30 

CLAUSURA •• '° 



CURSO DE DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
ASISTIDO POR COMPUTADORA 

Fecha: 16 al 20 de mayo de 2005-05-12 
Horarios: 9:00-14:00 h y 15:00- 18:00 h 

Expositor 
M. en l. Femando Monroy Miranda 

CONTENIDO 

Lunes 16 de mavo de 2005 

M. en l. Fernando Monroy Miranda 

INTRODUCCIÓN Y CONCEPTOS BÁSICOS 

Concreto y concreto reforzado 
Ventajas del concreto reforzado como material estructural 
Desventajas del concreto reforzado como material estructural 
Propiedades del concreto reforzado 
Métodos de diseño y requisitos de resistencia 
Resistencia y funcionalidad 
Resistencia requerida 
Resistencia de diseño 
Resistencia de diseiio para el refuerzo 

Martes 17 de mavo de 2005 

M en l. Fernando Monroy Miranda 

CARGA AXIAL EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

Introducción 
Tipos de columnas 
Capacidad por carga axial de columnas 
Fallas de columnas con estribos y con espirales 
Requisitos del código para columnas coladas en obra 
Requisitos de seguridad para columnas 
Fórmulas de diseño 
Comentarios sobre el diseño de columnas 
Resumen 
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Diseño de columnas cargadas axialmente 

Comandos de ST AAD/PRO para diseño de elementos de concreto reforzado 

Miércoles 18 de mayo de 2005 

M. en l. Fernando Monroy Miranda 

FLEXIÓN EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

Consideraciones generales 
Hipótesis de diseño 
Principios y requisitos generales 
Ejemplos de diseño 
Ejemplos de diseño con el programa ST AAD/PRO 

Jueves 19 de mavo de 2005 

M. en l. Fernando Monroy Miranda 

DISEÑO POR FUERZA CORTANTE Y MOMENTO FLEXIONANTE 

Introducción 
Resistencia al cortante 
El limite de --J C' 
Resistencia a cortante proporcionado por el concreto para elementos no presforzados 
Resistencia al cortante proporcionada por el refuerzo por cortante 
Procedimiento de diseño para refuerzo a cortante 
Ejemplos de diseño 
Ejemplos de diseño con el programa ST AAD/PRO 

Viernes 20 de mayo de 2005 

M. en I Fernando Monroy Miranda 

FLEXO-COMPRESIÓN EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

Introducción 
Resistencia nominal para flexión y carga axial 
Desarrollo de los diagramas de interacción 
Modificaciones del código a los diagramas de interacción de columnas 
Flexión biaxial 
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Ejemplos de diseño 
Ejemplos de diseño con el programa ST AAD/PRO 
Cuarto de control S E. con el programa ST AAD/PRO 

CARACTERÍSTICAS DEL CURSO 

• 
• 
• 

Práctico y de utilidad para los ingenieros de la CFE 
Dinámico 
Actualizado 
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l. "Reinforced Concrete Structures", R. Park y T. Paulay. J. Wiley & Sons, !ne. 1975 
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3 "Building Code Requeriments for Reinforced Concrete", ACl-318, 2002. 
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Disei'lo de estructuras de concreto de acuerdo al ACI. utilizando el progr.nna STAAD/PRO 

DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
REFORZADO 

TE1\1A 1 INTRODUCCIÓN Y CONCEPTOS BÁSICOS 

1.1 Concreto y concreto reforzado 
l.2 Ventajas del concreto reforzado como material estructural 
I.3 Desventajas del concreto reforzado como material estructural 
1.4 Propiedades del concreto reforzado 

14.1 Resistencia a la compresión 
1 4.2 Módulo estático de elasticidad 
1.4 3 Módulo de elasticidad dinámico 
1.4.4 Módulo de Poisson 
1.4 5 Contracción 
1 4 6 Flujo plástico 
1.4 7 Resistencia a la tensión 
1 4.8 Resistencia al cone 

I.5 Métodos·de diseño y requisitos de resistencia 
1.51 Método de diseño por resistencia 

I.6 Resistencia y funcionalidad 
1.6.1 Requisitos de resistencia 

l. 7 Resistencia requerida 
I.8 Resistencia de diseño 

1.8. 1 Resistencia nominal vs. Resistencia de diseño 
1.8 2 Factores de reducción de resistencia 
1 8 3 Longitudes de desarrollo para el refuerzo 

1 9 Resistencia de diseño para el refuerzo . 

TE1\1A 2 CARGA AXIAL EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

2. 1 Introducción 
2.2 Tipos de columnas 
2. 3 Capacidad por carga axial de columnas 
2.4 Fallas de columnas con estribos y con espirales 
2.5 Requisitos del código para columnas coladas en obra 
2.6 Requisitos de seguridad para columnas 
2. 7 Fórmulas de diseño 
2.8 Comentarios sobre el diseño de columnas 
2.9 Resumen 
2.1 O Diseño de columnas cargadas axial mente 
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D1sei\o de estructuras de concreto d<! acuerdo al ACI, utilizando el progrJma ST AAD/PRO 

TEMA 3 FLEXIÓN EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

3. l Consideraciones generales 
3 2 Hipótesis de diseño 

TE~tARJO 

3 .2.1 Hipótesis de diseño basadas en las condiciones de equilibrio de fuerzas y 
compatibilidad de deformaciones 

3.2.2 Hipótesis: La deformación en el refuerzo y en el concreto se suponen 
directamente proporcionales a la distancia del eje neutro 

3.2.3 Hipótesis: La máxima deformación utilizable en la fibra extrema en 
compresión del concreto se supondrá !':cu= 0.003 

3 .2.4 Hipótesis: Relación el asto-plástica para el acero de refuerzo. 
3 .2 5 Hipótesis: No se considera la tensión en el concreto 
3.2.6 Hipótesis: Relación esfuerzo-deformación para el concreto en 

compresión 
3 .2. 7 Hipótesis 

3 .3 Principios y requisitos generales 
3 .3 l Resistencia Nominal a Flexión 
3.3.2 Condición de deformación balanceada 
3.3.3 Porcentaje máximo de refuerzo 

TEI\1A 4 FLEXO-COMPRESIÓN EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

4.1 Introducción 
4.2 Resistencia nominal para flexión y carga axial 
4.3 Desarrollo de los diagramas de interacción 
4.4 Modificaciones del código a Jos diagramas de interacción de columnas 
4.5 Flexión biaxial 

TEI\1A 5 DISEÑO POR FUERZA CORTANTE Y MOMENTO 
FLEXIONANTE 

5 .1 Introducción 
5.2 Resistencia al cortante 
5 3 El limite de ,J f,' 
5 4 Resistencia a cortante proporcionado por el concreto para elementos no 

pres forzados 
5.5 Resistencia al cortante proporcionada por el refuerzo por cortante 

5.5 l Tipos de refuerzo al cortante 
5.5.2 Detalles de anclaje para refuerzo al cortante 
5.5.3 Limites de espaciamiento para el refuerzo al cortante 
5.5.4 Refuerzo minimo por cortante 
5. 5. 5 Diseño de refuerzo por cortante 

5.6 Procedimiento de diseño para refuerzo a cortante 

Femando Monroy Mrranlh 
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Diseño de estructuras de concreto d.: a-.-uerdo al ACI. utilizando d prop-;un.:i ST AADfPRO TEMARIO 

TEMA 6 REQUISITOS COMPLEMENTARIOS DE DISEÑO 

6 l Desarrollo y traslape del acero de refuerzo 
6. 1 1 Introducción 
6. l 2 Longitud de desarrollo del refuerzo 

6.2. Longitud de desarrollo de varillas y alambres corrugados sujetos a tensión 

6.3 
6.4. 
6.5. 

6.6. 
6.7 
6.8. 
6.9. 

6.10 
6. 1 1 

6.12 

6. 13 

Femando Monroy f\.1iranda 

6.2 1 Longitud de desarrollo 
6.2 2 Longitud básica de desarrollo 
6.2.3 Factores de modificación para separación y recubrimiento de varillas, así 

como para refuerzo transversa 1 
6.2.3.1 Factor de modificación= 1.0 
6.2.3 2 
6 2.33 

Factor de modificación = 2.0 
Factor de modificación= 1 40 

6.2.3.4 Varillas con separación considerable= O 80 
6.:U.S Zunchos o Estribos poco espaciados= 0.75 
6.2.3.6 Longitud minima de desarrollo 

6.2 4 Factores de modificación para varillas de lecho superior, tipo de agregado 
y recubrimiento epi:Jxico 
6.2.4. l Refuerzo de lecho superior 1.30 
6.2.4 2 Concreto con agregados ligeros 1.30 
6.2 4.3 Refuerzo protegido con epóxicos 1.2 ó 1.5 

6.2 5 ·Exceso de refuerzo (As requerido/As proporcionado) 
6.2 6 Resumen 
Longitud de desarrollo de varillas corrugadas sujetas a compresión 
Longitud de desa1rollo de vanllas en paquete 
Desarrollo de ganchos estandar en tensión 
6.5.1 Longitud de desarrollo para ganchos estándar 
6. 5 2 Longitud basica de desarrollo lhh 
6.5.3 Factores de modificación 
6.5 4 Ganchos estándar en extremos discontinuos 
Longitud de desarrollo del refuerzo sujeto a flexión: aspectos generales 
Desarrollo del acero de refuerzo para momento positivo 
Longitud de desarrollo del refuerzo por momento negativo 
Traslapes empalmes del refuerzo 
6. 9 1 Aspectos generales 
6 9 2 Tras la pes 
Traslapes de varillas corrugadas y alambre corrugado en tensión 
Empalmes de varillas corrugadas sujetas a compresión 
6.11. 1 Empalmes para traslapes en compresión 
6.11.2 Traslapes en apoyos de extremo 
Requisitos esenciales de los traslapes para columnas 
6.12 1 Empalmes para traslapes en columnas 
6.12 2 Empalmes en apoyos de extremo en columnas 
Control del agrietamiento 
6. 13. 1 Consideraciones Generales 

). 

6.13 2 Distribución del Refuerzo por Tensión en losas en una dirección y vigas 
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FA.CULTA.O DE INGENIER.IA. U.N . .A..IVI. 
DIVISIC>N DE EDUCACIC>N CONTINUA. 

INTRODUCCIÓN Y CONCEPTOS BÁSICOS 

OBJETIVOS 

Presentar los aspectos generales y fundamentos del diseño de elementos de concreto reforzado de 
acuerdo a las recomendaciones del American Concrete /nstilute. 

Mostrar, mediante ejemplos típicos, la interpretación y aplicación correcta de las disposiciones para el 
diseño por resistencia contenidas en el Reglamento indicado. 

Pabc10 e"" f,,1nE>:r,1 ::..111!:"! el~ "i.tc:u~.J:: P:1~!:1 pis~ Dele~ CudUhtemoc 06COJ Me111co. 0 F APDO Postal M·2285 
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Diseño de estructuras de concreto de acuerdo al ACI, utilizando c:I progra1na STAA.DfPRO Capiluhi 1, lnlr0du. . .:.:1ún ~ .:on..:eplü~ Ns1..:os 

Introducción y Conceptos Básicos 

J. 1 Concreto y concreto refor=ado 

El concreto es una mezcla de arena, grava, roca triturada u otros agregados unidos en una masa rocosa 
por medio de una pasta de cemento y agua. En ocasiones, uno o más aditivos se agrega para cambiar 
ciertas características del concreto, tales como la permeabilidad, la durabilidad y el tiempo de fraguado. 

Como la mayoría de los materiales pétreos, el concreto tiene una alta resistencia a Ja compresión y una 
muy baja resistencia a la tensión El concreto refor=mlo es una combinación de concreto y acero en la 
que el refuerzo de acero proporciona la resistencia a tensión de que carece el concreto. El acero de 
refuerzo es también capaz de resistir fuerzas de compresión y se usa tanto en vigas como en columnas 
asi como en otros elementos. 

1.2 Venta¡as del concreto refor=adu como material estructural 

El concreto reforzado es hoy en dia, probablemente el material disponible más importante para la 
construcción. Puede usarse en una u otra forma en casi todas las estructuras, grandes o pequeñas, en 
edificios, puentes, pavimentos, cortinas y diversas obras de presas, muros de retención, túneles, 
viaductos, instalaciones de drenaje e irrigación, tanques. etc 

El gran éxito de este material universal en la construcción puede explicarse facilmente si se consideran 
sus numerosas ventajas. Algunas de éstas son las siguientes: 

1. Tiene una resistencia considerable a Ja compresión en comparación con muchos otros 
materiales 

2 El concreto reforzado tiene l.(ran resistencia al fuego v al agua y, de hecho, es el mejor 
material estructural que existe para Jos casos en que el agua se halle presente. Durante 
incendios de intensidad media, los elementos con un recubrimiento adecuado de concreto 
sobre las barras de refuerzo. sufren sólo daño superficial sin fallar. 

3. Las estructuras de concreto reforzado son muy rígidas. 

4. Requiere de poco mantenimiento. 

5 Comparado con otros materiales, puede tener una larga vida de servicio. Bajo condiciones 
apropiadas. las estructuras de concreto reforzado pueden usarse indefinidamente sin merma 
en sus capacidades de carga. Esto puede explicarse por el hecho de que la resistencia del 

Fc:mando Monroy Mtrand:J 
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Diseño de estrucluras de concreto d.:: acuerdo al ACI. utiliZ.'.llldo d progran1a ST A.-\DIPRO 

concreto no disminuye con el tiempo sino que en realidad aumenta con los años, debido al 
largo proceso de solidificación de la pasta de cemento. 

6. Es prácticamente el único material económico disponible para zapatas, sótanos, muelles y 
construcciones similares. 

7. Una característica especial del concreto es la posibilidad de colarlo en una variedad 
extraordinaria de formas que van desde simples losas, vigas y columnas hasta grandes arcos 
y cascarones 

8 En muchas regiones, el concreto aprovecha para su elaboración la existencia de materiales 
locales baratos (arena, grava y agua) y requiere cantidades relativamente pequeiias de 
cemento y acero de refuerzo, las cuales puede ser necesario conseguir en otras regiones del 
país 

9. Para su montaje se requiere de mano de obra poco calificada, en comparación con otros 
materiales, como el acero estructural 

1. 3 Desve111ajas del co11crelo refor:ado como ma1erial eslmclliral 

Para usar con éxito el concreto. tanto el proyectista como el constructor deben estar familiarizados con 
sus puntos débiles así como con sus puntos fuertes Algunas de sus desventajas son las siguientes. 

El concreto tiene una resistencia muy baja a la tensión por lo que requiere la ayuda de 1· 

refuerzo de tensión. 

2. Se requieren cimbras para mantener al concreto en posición hasta que endurece 
suficientemente. Ademas, pueden requerirse obras falsas o apuntalamiento para apoyar la 
cimbra de techos, muros o estructuras similares hasta que los elementos de concreto adquieren 
suficiente resistencia para soportarse por si mismos La obra falsa es muy cara, Su costo puede 
ser de un tercio a dos tercios del costo total de una estructura de concreto reforzado, con un 
valor promedio aproximado del 50% 

3. La baja resistencia por unidad de peso de concreto conduce a elementos pesados. Esto se vuelve 
muy importante en estructuras de gran claro donde el gran peso muerto del concreto tiene un 
fuerte efecto en los momentos flexionantes. 

4. De manera similar, la baja resistencia por unidad de volumen de concreto implica que los 
elementos serán relativamente grandes. lo que es de considerable importancia en edificios altos 
y en estructuras de grandes claros. 

5. Las propiedades del concreto varian ampliamente debido a las variaciones en su dosificación y 
mezclado. Además. el colado y el curado del concreto no son tan cuidadosamente controlados 
como la producción de otros materiales. por ejemplo, el acero estructural y la madera laminada. 

Otras dos caracteristicas que pueden causar problemas son la contracción y el flujo plástico " ' 
concreto. 

Fernando Monroy MiranJ.a 2 
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Diseño de estructuras de concreto d.: acuerdo al ACI. utilizando el programa ST AADIPRO Capitulo l. Introducción y conceplo!> básicos 

1.4 Propiedades del co11creto reforzado 

Es necesario que el profesionista posea un amplio conocimiento de las propiedades del concreto antes 
de que empiece a diseñar estructuras de concreto reforzado. 

J . ./. 1 Resi>tencw a la cumpresuí11 

La resistencia a la compresión del concreto (() de determina por medio de pruebas a la falla de 

cilindros de 6" >< 12" de concreto de 28 días de edad a una velocidad especificada de carga. Durante el 
periodo de 28 días los cilindros suelen mantenerse sumergidos en agua en un local con temperatura 
constante y humedad de 100%. Aunque existen concretos con resistencias últimas a los 28 días que van 
de 175 kg/cm2 a 1.400 kg/cm', la mayoría de los concretos usados en la práctica tienen una resistencia 
de entre 200 kg/cm2 y 500 kg/cm 2

. Para aplicaciones comunes se usan concretos de 200 kg/cm2 a 300 
kg/cm2

, mientras que en la construcción preesforzada se emplean los de 350 kg/cnl y 400 kg/cni2. Para 
ciertas aplicaciones. corno en columnas de pisos inferiores de edificios altos, se han utilizado concretos 
con resistencia de 600 kg/cm2

, o mayores que son proporcionados por empresas de concreto 
premezclado. 

Los valores obtenidos para la resistencia a compres1on de concretos. tal corno se determinaron en 
pruebas. dependen en gran medida de los tamaños y formas de los especimenes de prueba y de la 
manera en que estos son cargados. En muchos paises, los especirnenes de prueba son cubos de 200 mm 2 

(7.87 pulg) por lado. Para los mismos lotes de concreto la prueba de cilindros de 6 pulg ¡:i'or 12 pulg · · 
proporciona resistencias a compresión de sólo aproximadamente 80% de los valores en psi obtenidos 
con los cubos. 

Es posible pasar de un concreto de 200 kg/cm2
, a otro de 350 kg/cm2

, sin que se requiera una cantidad 
excesiva de trabajo o de cemento adicional El aumento en el costo aproximado para tal incremento de 
resistencia es de 15% a 20% aproximadamente. Sin embargo, para fabricar un concreto con resistencia 
superior a 350 kg/cm2

• se requiere un diseño muy cuidadoso de la mezcla y prestar considerable 
atención al mezclado. colado y curado. Estos requisitos ocasionan un incremento relativamente mayor 
en el costo 

Se observa que las condiciones de campo no son las mismas que en el local de curado y que las 
resistencias a los 28 dias descritas aqui no pueden alcanzarse en las obras a menos que se tengan 
condiciones casi perfectas en la dosificación, mezclado, vibrado y curado. Es muy probable que no se 
obtenga la misma resistencia en el campo con la misma dosificación Por ello, la sección 5.3 del código 
ACI requiere que las resistencias a compresión del concreto usadas como base para seleccionar la 
dosificación del concreto excedan las resistencias especificadas a 28 dias en valores que van de unos 
cuantos kg/cm2 hasta 84 kg/cm2 aproximadamente, estos valores dependen del control de calidad 
alcanzado en la planta de concreto. 

Las curva> esfuerzo-deformación unitaria de la Figura 1.1 representan los resultados obtenidos en 
pruebas de compresión en cilindros estándar de resistencias variables a los 28 días. Deben estudiarse 
cuidadosamente estas curvas ya que muestran varios puntos importantes. 
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Dcíonnación unitariu 

¡;·1g11ra 1.1 CurYa csfucrLO-dl.!fonnac1ón u1utan.1 tipica. con carga ;1x1al de corto pla10 

(a) Las curvas son aproximadamente rectas mientras la carga crece de cero a poco más o menos de 
113 a 1/2 de la resistencia última del concreto. 

(b) Más allá de este intervalo. el compo11amiento del concreto es no lineal. La falta de linealidad de 
las curvas esfuerzo-deformación unitaria del concreto a esfuerzos mayores ocasiona algunos 
problemas en el análisis estructural de las estructuras de concreto porque el compo11amiento ,. 
éstas tampoco es lineal bajo esfuerzos mayores. 

( c) Es de panicular impo11ancia el 
resistencias. alcanzan sus 
aproximadamente 0.002. 

hecho de que todos los concretos, independientemente de sus 
resistencias últimas bajo deformaciones unitarias de 

(d) El concreto no tiene una resistencia a la fluencia definida: más bien, las curvas se compo11an 
suavemente hasta sus puntos de ruptura bajo deformaciones unitarias de entre 0.003 y 0.004. 
Para fines de cálculo es común suponer que el concreto falla a 0.003 

(e) Muchas pruebas han mostrado claramente que las curvas esfuerzo-deformación unitaria de los 
cilindros de concreto son casi idénticas con las obtenidas en corazones de los lados de 
compresion de vigas 

(t) Debe observarse ademas que los concretos de bajo grado son menos frágiles que los de grado 
alto. es decir, los concretos de bajo grado mostrarán deformaciones unitarias mayores antes de 
romperse 

1 . ./.2 MáJ11Jo e.1·1ú11co de ela.\'//ciJaJ 

El concreto no tiene un módulo de elasticidad bien definido Su valor varía con las diferen.liilii. 
resistencias del concreto. con la edad de éste, con el tipo de carga y con las características del ceme• 
y los agregados. Además, hay varias definiciones del módulo. 
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(a) El módulo inicwl es la pendiente del diagrama esfuerzo-deformación unitaria en el origen de la 
curva. 

(b) El módulo tangente es la pendiente de una tangente a la curva en algún punto de ésta, por 
ejemplo, en el 50% de la resistencia última del concreto. 

(c) A la pendiente de una linea trazada del origen a un punto sobre la curva entre el 25% y 50% de 
su resistencia última a compresión. se le llama módulo s.:call/e. 

(d) Otro módulo, llamado múd11/o aparell/e o módulo a largo plazo, se determina usando los 
esfuerzos y deformaciones unitarias obtenidas después de que la carga se ha aplicado durante 
cierto periodo 

La sección 8.5. I del código ACI 318-02 establece que puede usarse la siguiente expresión para calcular 
el módulo de elasticidad de concretos cuvo peso volumétrico está comprendido entre 1,440 y 2,480 
kg/m3 • 

En esta expresión E, es el módulo de elasticidad en kg/cm2
, w,. es el peso del concreto en kg/m3 y r; es 

su resistencia a la compresión a los 28 dias en kg/cm2 Este es. en realidad, un módulo secªpte con la 
linea (cuya pendiente' es igual al módulo) trazada del origen a un punto sobre la curva.: esfuerzo­

deformación unitaria que corresponde aproximadamente al esfuerzo (0.45() que se tendría bajo;. las 

cargas muertas y vivas estimadas que la estructura debe soportar. 

Para concretos de peso normal que pesan aproximadamente 2,320 kg/cm3
, el código ACl 318-02 

establece que la siguiente versión simplificada de la expresión anterior puede usarse para determinar el 
módulo: 

( 1.1) 

l . ./. 3 Módulo de elmt1cidad d111á111ico 

El módulo de elasticidad dinámico, que corresponde a deformaciones unitarias instantáneas muy 
pequeñas, se obtiene usualmente por medio de pruebas acústicas. Es entre 20% y 40% mayor que el 
módulo estático y es aproximadamente igual al módulo inicial Cuando las estructuras se analizan por 
cargas de sismo o impacto. el uso del módulo dinámico parece ser apropiado 

Los concretos con resistencias superiores a -120 kg/cm2
• se denominan concretos de alta resistencia. Las 

pruebas han indicado que las ecuaciones del ACl para E, aplicadas a concretos de alta resistencia dan 
valores demasiado altos Con base en estudios realizados en la Universidad de Cornell, la siguiente 
expresión para calcular E, es recomendada por el Comité 36 del ACl: 

E,= 40.000)( +I OdO'" ( 1.2) 
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J . ./ . ./ Módulo de P01s.w111 

Al someter un cilindro de concreto a carga de compresión, éste no sólo se acorta a lo largo sino que 
también se expande lateralmente. La proporción de esta expansión lateral respecto al acortamiento 
longitudinal se denomina módulo de Po1sso11. Su valor varía de aproximadamente 0.11 para concretos 
de alta resistencia hasta 0.21 para concretos de bajo grado, con un valor promedio de 0.16. 

Las pruebas han mostrado que no parece haber ninguna relación directa entre el valor de esta 
proporción y la relación agua-cemento, cantidad de curado, tamaño del agregado, etc. 

Como se sabe el módulo elástico (E,) y la relación de Poisson (v) están relacionados con la otra 
constante del material conocida como módulo de rigidez a cortante (G) mediante la expresión 
siguiente. 

G= E, 
2(l+v) 

(1.3) 

En la mayoría de los diseños de concreto reforzado, no se le da ninguna consideración al llamado 
efecto Poisson. Sin embargo, tal vez tenga que ser considerado en el análisis y diseño de presas de arco, 
de túneles y de algunas otras estructuras estáticamente indeterminadas. por ejemplo, en vigas de gran 
peralte. muros. etc. 

1 . ./. 5 Co111racciri11 

Cuando los materiales del concreto se mezclan. la pasta de cemento y agua llena los vacios entre los 
agregados y une a éstos. Esta mezcla necesita ser suficientemente manejable o fluida de modo que 
pueda fluir entre las barras de refuerzo y entre la cimbra. Para lograr la requerida fluidez se usa 
bastante más agua (tal vez el doble) que la necesaria para que el cemento y el agua reaccionen 
químicamente (/iidrataciú11). 

Después de que el concreto se ha curado y empieza a secarse, el agua adicional que se usó en el 
mezclado empieza a atlorar en la superficie. donde se evapora. Como resultado de esto, el concreto se 
contrae y se agrieta. Las grietas resultantes pueden reducir la resistencia a cortante de los elementos y 
pueden dañar la apariencia y durabilidad de la estructura Además las grietas permiten que el refuerzo 
quede expuesto a la atmósfera. con lo que puede incrementarse la corrosión. La contracción continúa 
durante muchos años pero bajo condiciones ordinarias. probablemente el 90% se da durante el primer 
año. La cantidad de humedad que se pierde varia con la distancia a la superficie. Además, entre mayor 
es el área superficial de un elemento en proporción a su tamaño, mayor es la contracción; esto es, los 
elementos con secciones transversales pequeñas se contraen más que aquellos con secciones 
transversales grandes 

La cantidad de contracción depende mucho del tipo de exposición, por ejemplo, si el concreto se ve 
sometido a mucho viento durante el curado. su contracción será mayor, igualmente, una atmósfera 
húmeda implica menos contracción. mientras que una seca implica mayor contracción. 
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Es conveniente usar agregados de baja absorción, como el granito y muchas piedras calizas Cuando se 
usan ciertas pizarras y areniscas absorbentes el resultado puede ser 1 V2 o aún 2 veces la contracción que 
resulta con otros agregados 

Para minimizar la contracción es deseable: 

( 1) Mantener en un minimo la cantidad de agua para el mezclado. 

(2) Proporcionar un buen curado. 

(3) Colar el concreto para muros, pisos y otros elementos constructivos grandes en secciones 
pequeñas (lo que permite que parte de la contracción ocurra antes de colar la siguiente 
sección) 

( 4) Intercalar juntas constructivas para controlar la posición de las grietas. 

(5) Usar refüerzo por contracción y, 

(6) Usar agregados apropiadamente densos y no porosos 

1..1.6 Flujo /!fúslico 

Bajo cargas sostenidas de compresión, el concreto continuará deformándose durante largos periodos. 
Esta deformación adicional se le llama flujo o esc11rrimie1110 plús11co. Si se aplica una carga de 
compresión a un elemento de concreto. se presenta un acortamiento inmediato o elástico. Si la carga 
permanece actuando por largo tiempo. el elemento continuara acortándose durante varios años y la 
deformación final será igual a aproximadamente 2 ó 3 veces la deformación inicial. Esto implica que 
las deflexiones a largo plazo también pueden ser iguales a 2 ó 3 veces las deflexiones iniciales. Es muy 
probable que el 75% del flujo plástico total ocurre durante el primer año 

Si la carga a largo plazo se retira. el elemento recuperará la mayor pa11e de su deformación elástica y 
algo de su deformación plástica. Si la carga vuelve a actuar. tanto la deformación elástica como la 
plástica se desarrollaran de nuevo 

La magnitud del tlujn plástico depende mucho de la magnitud de los esfuerzos presentes Es casi 
directamente proporcional al esfuerzo mientras el esfuerzo sostenido no sea mayor que 

aproximadamente la mitad de r;. Más allá de este valor el flujo plástico crece rápidamente. 

Las cargas a largo plazo no sólo generan un flujo plástico sino que también influyen adversamente en 
la resistencia del concreto Para cargas sostenidas en especimenes cargados axialmente durante un año 
o más, puede darse una reducción de la resistencia de aproximadamente 15% a 25%. Asi, 1111 eleme1110 

cargado con 1111a carga sos1e11ida de. digamos, el X5% de su 1·e.\is1e11c1a a compresión f, puede ser 

satisfactorw por 1111 cieno tiempo pero puede jitllar des¡més. 

Otros factores que afectan la magnitud del flujo plástico son: 
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l. Entre mayor sea el tiempo de curado previo a la aplicación de las cargas. menor será el flujo 
plástico El curado a vapor, que acelera la adquisición de resistencia, reduce también el flujr 
plástico 

2. Los concretos de alta resistencia presentan un menor flujo plástico que los de baja resistencia, 
para esfuerzos de la misma intensidad. Sin embargo, los esfuerzos aplicados en concretos de 
alta resistencia son con toda probabilidad mayores que los aplicados en concretos de baja 
resistencia. 

3. El flujo plástico aumenta con la temperatura Alcanza su valor máximo cuando el concreto está 
entre 15 OºF y l 60ºF. 

4. A mayor humedad, menor será el agua libre de poro que pueda escapar del concreto El flujo 
plástico adquiere un valor casi del doble a 50% de humedad que a 100% Obviamente es muy 
dificil distinguir entre la contracción y el flujo plástico 

5. Los concretos con mayor porcentaje de pasta cemento-agua tienen mayor flujo plástico porque 
es la pasta y no los agregados la que fluye plásticamente. Esto es particularmente cierto si se usa 
como agregado una buena piedra cal iza. 

6. Está claro que la adición de refuerzo en la zona de compresión del concreto reduce mucho el 
flujo plástico va que el acero manifiesta muy poco flujo plástico bajo esfuerzos ordinarios. 
Conforme ocurre el flujo en el concreto, el refuerzo tiende a impedirlo y a tomar cada vez más 
parte de la carga. 

7. Los elementos grandes de concreto 1 es decir. aquellos con grandes relaciones de volumen a área 
superficial)' fluirán proporcionalmente menos que los elementos delgados más pequeños donde 
el agua libre tiene distancias menores que viajar para escapar. 

J. -l. 7 Res1.\/e11cia a la h'11.1i<i11 

La resistencia a la tensión del concreto varia entre el 8% y el 15% de su resistencia a la compresión. 
Una razón principal para esta baja resistencia. es que el concreto contiene un gran número de grietas 
muy finas Las grietas tienen poca importancia cuando el concreto está sometido a cargas de 
compresión. las que ocasionan que las grietas se cierren y permiten entonces la transmisión de la 
compresión Es claro que éste no es el caso para cargas de tensión. 

Aunque la resistencia a la tensión normalmente se desprecia en los cálculos es, sin embargo, una 
importante propiedad que afecta el tamaño y la extensión de las grietas que se presentan. Además, la 
resistencia a la tensión del concreto tiene un efecto reductor en las deflexiones de los elementos. 
Debido a la peque1ia resistencia a la tensión del concreto. se ha hecho muy poco esfuerzo para 
determinar su módulu de elasticidad en tensión Sin embargo. con base en la limitada información 
disponible. parece si:r que su valor es igual a su módulo de elasticidad en compresión 

No se supone que el concreto resiste una parte de la tensión en un elemento a flexión y el acero el resto. 
Y a que el concreto se agrieta bajo deformaciones unitarias de tensión tan pequeñas que los esfuerzr 
son tan bajos en el acero hasta ese momento lo que harían su uso antieconómico 
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La resistencia a tensión del concreto no varía en proporción directa a su resistencia última (. Sin 

embargo, varía aproximadamente en proporción a la raíz cuadrada de (. Esta resistencia es muy dificil 

de medir bajo cargas axiales directas de tensión debido al problema de agarre en los especímenes de 
prueba que da lugar a concentraciones de esfuerzo y debido también a la dificultad de alinear las 
cargas. Como consecuencia de esos problemas, se han desarrollado dos pruebas indirectas para medir la 
resistencia a tensión del concreto. Estas son la prueba del módulo de rnptura y la prueba radial del 
cilindro (prueba hrasile/1a). 

La resistencia a la tensión del concreto en flexión es muy importante al considerar grietas y deflexiones 
en vigas. Para estas consideraciones se han usado durante mucho tiempo las resistencias a tensión 
obtenidas con el módulo de ruptura; este módulo se mide en una viga rectangular de concreto simple (o 
sea, sin refuerzo) de 6'' x 6" >. 30" (con apoyos simples a 24" entre centros) al cargar a la falla con 
cargas concentradas iguales en los tercios dd claro, de acuerdo con el método ASTM C-78. La carga se 
incrementa hasta que ocurre la falla por agrietamiento en la cara de tensión de la viga. El módulo de 
ruptura f, se determina entonces con la formula de la flexión En las siguientes expresiones, h es el 
ancho de la viga, hes peralte y /vi es el momento maximo calculado: 

f. = A_I_c = _M_(_h 1_2) 

' f 1 11 ' -)/ 
12 

.x . 6M 
f, =módulo de ruptura=-- (14) 

hh-

El esfuerzo determin¡1do de esta manera no es muy exacto porque al usar la fórmula de la flexión 
estamos suponiendo que el concreto es peifectamente elástico. con esfüerzos directamente 
proporcionales a sus distancias al eje neutro 

Con base en cientos de pruebas, el código ACl proporciona un módulo de ruptura igual a 2 .Jf:, con 

( en kg/cm2
• también proporciona modificaciones paraf,. en concretos de peso ligero. 

La resistencia a la tensión del concreto también puede medirse por medio de la prueba radial. Un 
cilindro se coloca acostado en una máquina de prueba y se le aplica una carga de compresión uniforme 
a lo largo del cilindro. el cual está apoyado a todo lo largo de la base (véase la Figura 1.2), cuando se 
alcance su resistencia a la tensión del cilindro este se fracturará a la mitad de extremo a extremo. El 
esfuerzo de tensión en que ocurre la rotura se denomina resistencia radial del cilindro y puede 
calcularse con la siguiente expresión. en ella, Pes la fuerza máxima de compresión, Les la longitud y 
/)es el diámetro dd cilindro. 

2/' 
f, = ;r LIJ (2.5) 

Aún cuando se usan almohadillas bajo las cargas, alguna concentración de esfuerzos ocurre durante las 
pruebas. Además. algunos esfuerzos se desarrollan en ángulos rectos a los esfuerzos de tensión, por lo 
que las resistencias a la tensión que se obtienen no son muy exactas. 
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f;"¡j.!ura 1 ]. Pn1cba radial 

1../.8 Res1.11e11cw al cor/e 

Es extremadamente dificil obtener en pruebas, fallas por cortante puro que no esten afectadas por otros 
esfuerzos. Las pruebas sobre resistencia por cortante del concreto han dado, durante muchos años, 
valores que varían entre l/3 y 4/5 de las resistencias últimas a la compresión No deben preocuparnos 
esos inconsistentes resultados de la resistencia por cortante porque las aproximaciones del diseño estan 
basadas en suposiciones muy conservadoras de la resistencia al corte. 

l. 5 A1é10Jos Je d1.1elio y req11isllos de res1s1e11cia 

Desde hace mucho tiempo. se han empleado dos criterios de diseño para los elementos de concreto 
reforzado. uno de ellos. el mas antiguo llamado .. diseño por esfuerzos de trabajo". fue el principal 
método empleado en d siglo pasado hasta principios de la década de los sesenta. Desde esa fecha hubo 
una rapida transición al método mas reciente, conocido como .. diseño por resistencia última", debido a 
que este método (en el reglamento se le denomina .. método de diseño por resistencia") es. desde un 
punto de vista conceptual. mas realista en su aplicación considerando la seguridad de la estructura. 

1.5. 1 Méiodo de d1.1e1io por res1.1·w11cw 

El método de diseiio por resistencia requiere que las resistencias nominales calculadas, reducidas por 
los factores especificados de reducción de resistencia. es decir. las resistencias de diseiio, sean iguales o 
mayores que los efectos de carga especificados. o sea. por las resistencias requeridas. factorizadas por 
coeficientes denon11nados factores de carga 

Puesto que la distinción entre .. resistencia de diseño" y "resistencia requerida" es fundamental para la 
comprensión del método de diseño por resistencia. se resumen a continuación las definiciones, 
simbología y anotaciones empicadas con el método de diseño por resistencia 
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Definiciones 

Carga de sen'icio = Carga especificada por el Reglamento general de construcciones (sin los factores 
de carga) 

Carga jactorizada = Carga multiplicada por los factores apropiados de carga empleada para 
dimensionar los elementos según el método de diseño por resistencia. 

Resistencia requerida = Resistencia de un elemento o de una sección transversal, requerida para 
soportar cargas factorizadas o momentos y fuerzas internas relativas en combinaciones que se 
estipulan 

Res1s1e11cia nominal = Resistencia de un elemento o de una sección transversal calculada de acuerdo 
con las especificaciones y estipulaciones del método de diseño por resistencia, antes de la aplicación de 
cualquier factor de reducción de resistencia. 

Resiste11c1a de d1selio = Resistencia nominal multiplicada por un factor de reducción de resistencia. 

Notación 

Resistencia requerida. 

Mu = momento factorizado en una sección 
Pu = carga axial factorizada con excentricidad dada 
V u = fuerza cortante facto rizada en una sección 
T" = momento torsionante factorizado 

Resistencia nom11wl: 

Mn =resistencia nominal a momento en una sección 
Mn =resistencia nominal a momento en condiciones de deformación balanceada 
Pn =resistencia nominal a carga axial a una excentricidad dada 
P., =resistencia nominal a carga axial sin excentricidad 
Pn =resistencia nominal a carga axial en condiciones de defom1ación balanceada 
V n =resistencia nomina a cortante 
V, =resistencia nominal a cortante. proporcionada por el concreto 
V, =resistencia nominal a cortante. proporcionada por el refuerzo para cortante 
Tn =resistencia nominal a momento torsionante 
T, = resistencia nominal a momento torsionante. proporcionada por el concreto 

,, 

T, =resistencia nominal a momento torsionante. proporcionada por el refuerzo de torsión 

Resistencia de di ,·el/o: 

(J)l\1,. =resistencia de diseño a momento en una sección 
(J)Pn =resistencia de diseño a carga axial con una excentricidad dada 
qiV., =resistencia de diseño a cortante= (J)(V, +V,) 

qiT" =resistencia de diseño a momento torsionante = (J)(T,. + T,) 
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Se da un determinado número de definiciones para las cargas porque el Reglamento contiene requisitos 
que se deben cumplir a diferentes niveles de carga. Los términos "caga muerta" y "carga viva" se 
refieren a las cargas sin factorizar (cargas de servicio) especificadas o definidas por el Reglamenl 
local de construcciones Las cargas de serYicio (las cargas sin factores de carga) se emplearán cuando 
el Reglamento especifique que es necesario proporcionar o investigar los elementos para condiciones 
adecuadas de servicio Las cargas empleadas para dimensionar un elemento con la resistencia adecuada 
se definen como '·cargas factorizadas". Estas cargas son las cargas de servicio multiplicadas por los 
factores apropiados de carga, especificados para la resistencia requerida. El término '·cargas de diseño" 
no se emplea en el ACl 318, a fin de evitar confusión con la terminología de carga de diseño empleada 
en los reglamentos generales de construcción para indicar cargas de servicio o cargas corrientes en 
edificios La terminologia de carga factorizada empleada en el ACl 318 también indica claramente si 
los factores de carga se aplican a un valor particular de la carga, momento o cortante, tal como son 
empleados en la especificaciones del Reglamento. 

Las resistencias requeridas a carga axial, a momento y a cortante, empleadas para dimensionar los 
elementos. se refieren tanto a las cargas axiales factorizadas. a los momentos factorizados y a los 
cortantes factorizados. como a las cargas axiales. a los momentos y a los esfuerzos cortantes 
requeridos Los efectos de la carga factorizada se calculan con las cargas y fuerzas factorizadas 
aplicadas en las combinaciones estipuladas en el Reglamento. 

El subindice u se emplea para indicar las resistencias requeridas. resistencia requerida a carga axial Pu; 
resistencia requerida a momento Mu: resistencia requerida a cortante Yu: resistencia requerida a 
momento de torsión T ... calculadas a partir de las cargas y fuerzas factorizadas aplicadas. 

La resistencia de un elemento o de una sección transversal calculada con las suposiciones básicas, l· 
ecuaciones de resistencia y los valores nominales (especificados) de las resistencias de los materiales. 
dimensiones. se llama .. resistencia nominal". El subíndice n se emplea para indicar las resistencias 
nominales: resistencia nominal a carga axial Pn. a momento M,.. a cortante Yn, a momento torsionante 
Tu. 

"La resistencia de diseño" o resistencia útil de un elemento o secc1on transversal es la resistencia 
nominal reducida por el factor de reducción de resistencia. y puede ser indicada, respectivamente, 
como ¡pP,,, ¡pM,,. ¡p\',, <pT,, 

1. 6 Rcsis1e11cia yf1111c1011a/1Jad 

J. 6.1 Req111si/1Js de resisle11cia 

El criterio basíco del diseño por resistencia se puede expresar de la siguiente manera: 

Resistencia de discfio :s: Resistencia requerida 
o 

(factor de carga 1 [Erectos de las cargas de serncio] 5 (factor de reducción de resistencia) [Resistencia 11ominal] 

Todos los elementos y todas las secciones de los mismos deben ser dimensionados para cumplir con el 
criterio anterior. bajo la combinación mas crítica de cargas y bajo todos los estados posibles de 
esfuerzo (flexión. carna axial, cortante. etc.) es decir. 
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Pu S <JJPn 
Mu S (jJMn 
Yu S <¡lYn 

Tu S <JJTn 

El criterio anterior proporciona el margen de seguridad estructural de dos maneras 

l. La resistencia requerida se calcula en términos de cargas factorizadas o los momentos y fuerzas 
internos relacionados. Las cargas factorizadas se definen como las cargas de servicio multiplicadas 
por los factores apropiados de carga. Las cargas que se deben usar se describen en el Reglamento. 
Por lo tanto, la resistencia requerida a flexión para cargas muertas y vivas es· 

( 1.6) 

Donde Md y M 1 son los momentos debidos a las cargas muertas y vivas de servicio, respectivamente 

2. La resistencia de diseño se calcula multiplicando la resistencia nominal por el factor apropiado de 
reducción de resistencia. La resistencia nominal se calcula por medio de los procedimientos del 
Reglamento suponiendo que el elemento, o la sección. tiene las dimensiones exactas y las 
propiedades de los materiales, supuestos en los cálculos. Así, por ejemplo. la resistencia de diseño 
a momento de una sección transversal rectangular simplemente reforzada es 

<JJMn = <o[Afy. (d-a/2)] ( 1 7) 

Para esta misma seccion. sin refuerzo de compresión y sujeta a flexión. el criterio básico para el diseño 
por resistencia se reduce a ' 

(1.8) 

De manera similar para la resistencia a cortante de una viga. el criterio básico para el diseño por 
resistencia puede expresarse como 

(1.9) 

( 1.1 O) 

MacGregor indica las siguientes razones para justificar los factores de carga y de reducción de 
resistencia en el diseño estructural· 

La resistencia de los materiales o de los elementos puede ser menor que la esperada. Los 
factores que contribuyen a ello son los siguientes: 

a) Las resistencias de los materiales pueden diferir de las supuestas en el diseño, debido a: 
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• La variabilidad de la resistencia de los materiales La resistencia a compresión del 
concreto. la resistencia a la fluencia y la resistencia última a la tensión del refuerzo so11 
variables 

• El efecto de la velocidad de las pruebas. Las resistencias tanto del concreto como del 
acero son afectas por la velocidad de aplicación de la carga 

• La resistencia en obra comparada con la resistencia del espécimen. La resistencia del 
concreto en una estructura es un poco diferente de la resistencia del mismo concreto en 
un espécimen de control 

• El efecto de la variabilidad de los esfuerzos de contracción o esfuerzos residuales. La 
variabilidad en los esfuerzos residuales debidos a la contracción puede afectar la carga 
de agrietamiento del elemento y es imponante donde el agrietamiento es el estado limite 
crítico. De manera similar, en las columnas, la transmisión de la carga de compresión 
del concreto al acero, causada por la fluencia y la contracción, puede dar lugar a una 
resistencia a la fluencia prematura del acero de compresión y. posteriormente, provocar 
fallas por inestabilidad en columnas esbeltas con poca cantidad de refuerzo. 

b) Los elementos pueden variar de los supuestos anteriormente, debido a errores de 
construcción Los siguientes errores son imponantes: 

• Las tolerancias de laminación de las varillas de refuerzo. 

• Los errores geométricos de la sección transversal y los errores de colocación é 
refuerzo. 

c) Las suposiciones y ecuaciones simplificadas, tales como el uso del bloque rectangular de 
esfuerzos, )' la suposición de máxima deformación unitaria útil de concreto igual a 0.003, 
presentan errores tanto sistematicos como causales 

d) El uso de distintos tamaños de las varillas da como resultado variaciones en la capacidad 
real de los dementas 

2. Pueden ocurrir sobrecargas cuando: 

a) Las magnitudes de las cargas pueden variar de las ya supuestas. Las cargas muenas pueden 
variar debido a 

• Variaciones de los tamaños de los elementos 

• Variaciones de la densidad del material 

• Alteraciones estructurales y no estructurales 

La carga viva varia de manera considerable con el tiempo y de un edificio a otro 
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b) Existen incertidumbres en los cálculos de los efectos de la carga, por ejemplo, las 
suposiciones para las rigideces, longitudes del claro, etc., y los efectos que se originan al 
modelar las estructuras tridimensionales para el análisis estructural, provocan diferencias 
entre Jos esfuerzos que en realidad ocurren en una construcción y los que el diseñador 
consideró en su análisis. 

3. Las consecuencias de una falla pueden ser graves. Se deben considerar varios factores. 

a) El tipo de falla, la advertencia de Ja misma (detlexiones, agrietamientos, vibraciones, etc.) y 
la existencia de diferentes condiciones de carga. 

b) La posibilidad de que ocurran accidentes que podrian causar muertes 

c) El costo para Ja compañia en cuanto al tiempo perdido, los beneficios no obtenidos o la 
pérdida indirecta de vidas o propiedades debido a la falla. 

d) La importancia del elemento estructural en Ja propia estructura. 

e) El costo que implica reemplazar la estructura 

J. 7 Resistencia requenJa 

Como se mencionó anteriormente, la resistencia requerida. U, se expresa en términos de cargas 
factorizadas o de sus füerzas y momentos internos relacionados Estas cargas son las que se especifican 
en el Reglamento general de construcción, multiplicadas por los factores apropiados de carga. 

Al considerar las cargas de gravedad (mue11as y vivas), el diseñador que emplea los coeficientes para 
momentos estipulados en el Reglamento tiene tres opciones: 

J. Multiplicar las cargas por los factores apropiados de carga, sumándolas dentro de la carga 
total factorizada, y después calcular las fuerzas y los momentos, debidos a la carga total. 

2. Calcular los efectos de las cargas muertas y vivas factorizadas por separado y, 
posteriormente, superponer Jos efectos. 

3 Calcular lo> efectos de las cargas muertas y vivas no factorizadas, por separado multiplicar 
los efectos por los factores apropiados de carga, y luego superponerlos. 

Con el principio de la superposición, los tres procedimientos permiten obtener el mismo resultado. Para 
el diseñador que hace un análisis mas exacto, empleando coeficientes diferentes para las cargas muertas 
y vivas (condiciones alternativas de las cargas vivas), la alternativa número 1 no existe. Al considerar 
cargas de gravedad y cargas laterales, Jos electos de las cargas (debidos a las cargas factorizadas o no), 
por supuesto deben calcularse por separado antes de poder hacer alguna superposición. 

El valor numérico del factor de carga asignado a cada tipo de carga está influido por el grado de 
precisión con el que 1<1 carga normalmente puede ser evaluada y por la variación que se puede esperar 
en la carga durante la vida de una estructura. Por lo tanto, las cargas muertas, que normalmente pueden 
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determinarse con más precisión y son menos variables, están asociadas con un factor de carga. de 1.4 
reconociendo la menor probabilidad de sobrecarga con dichas cargas. 

El Reglamento ACI 318-02 prescribe factores de carga para combinaciones especificas de cargas En la 
tabla 1. 1 se presenta una lista de estas combinaciones. 

La resistencia requerida U será cuando menos igual a los efectos de las cargas factorizadas de la 
ecuación (9-1) hasta la (9-7). Se investigará el efecto de una o más cargas actuando simultáneamente: 

Tah/a J./ Resistencia requerida para la co1nb1nación de cargas ACI 318-02. 

l' = L~(D - f) (9-l) 

l' = l 2(0 - F + T) + l.6(L + H) + U.5(L, o S o R) (9-2) 

l'= l.20T l.6(1,,oSoR)+(l.OLoU.XW) (9-3) 

l' = l.20 T l.6\V + l.UL + 0.5(1,, os o RJ (9--1) 

U= l.20 - l.OE + l.OL + 11.2S (9-5) 

l' =O 90 + l.6W + l.6H (9-6) 

l' =O 90 +LOE+ l.6H (9-7) 

excepto como sigue 

a) Se permite que el factor de carga para L en las ecuaciones (9-3) a (9-5) se reduzca a 0.5, 
excepto para garajes, ilreas ocupadas para sitios de asambleas públicas y todas aquellas áreas 
donde la carga viva L sea mayor a 500 kg/cm~ 

b) Cuando la carga de viento W no hava sido reducida por un factor de direccionalidad, se permite 
utilizar l .3W en lugar de l .6W en las ecuaciones (9-4) y (9-6) 

c) Cuando la carga sísmica E se base <:n fuerzas sísmicas al nivel de servicio, se utilizará 1 4E en 
lugar de l .OE en las ecuaciones (9-5) y (9-7). 

d) En las ecuaciones (9-6) y (9-7), se establecerá igual a cero el factor de carga para H. si la acción 
estructural debida a ésta se contrapone a las debidas a W o E. Si la presión lateral del terreno 
proporciona una resistencia a las acciones estructurales procedentes de otras fuerzas, no se 
incluirá en H sino que se incluirá en la resistencia de diseño 

D = Cargas muertas, o fuerzas y momentos internos relacionados con éstas 
F = Cargas debidas al peso y a las presiones de fluidos con densidades bien definidas y alturas 

máximas controlables, o a fuerzas y momentos internos relacionados a éstas. 
H = Cargas debidas al peso v a la presión del terreno, del agua en el terreno u otros materiales, o 

fuerzas y momentos internos relacionados con éstas 
L =Cargas vivas o fuerzas y momentos internos relacionados con éstas 
L, =Carga viva en la azotea, o los momentos y fuerzas internas relacionadas. 
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R = Carga de lluvia, o los momentos y fuerzas internas relacionadas. 
S = Carga de nieve, o los momentos y fuerzas internas relacionadas. 

Capitulo 1. lntrodu.:c1011 \' .:onceplo!-. h.i.sicos 

T = Efectos acumulados de temperatura, relajamiento, contracción, asentamiento diferencial. y 
concreto de contracción compensada 

Aunque se incluyen la mayoría de las combinaciones usuales, no debe presuponerse que todos los casos 
estén cubiertos Al asignar factores a combinaciones de carga se presta alguna consideración a la 
posibilidad de ocurrencia simultánea. 

Al determinar la resistencia requerida para combinaciones de carga debe prestarse la atención debida al 
signo apropiado (positivo o negativo), ya que un tipo de carga puede producir efectos de sentido 
opuesto a los producidos por otro tipo 

Debe prestarse especial atención a diversas combinaciones de carga al determinar la combinación de 
diseño más critica Esto tiene gran importancia cuando la resistencia depende de más de un efecto de 
carga, como la resistencia bajo combinación de momento y carga axial, o la resistencia al cortante de 
elementos que soportan carga axial 

1.8 Resis1e11cia de disL'lio 

l.fi. l Resislencw 11om111al l's. J<esisre11cia d" disclio 

Las reglas para calcular la resistencia nominal se basan en estados limite seleccionados 
conservadoramente para esfuerzo. deformación unitaria. agrietamiento o deterioro, y se derivan de. los 
resultados de las investigaciones de cada tipo de acción estructural. 

El propósito del factor de reducción de resistencia. (j), es· ., 
• 

1. Definir un nivel de resistencia para el diseño ligeramente más bajo del que se tendría si las 
dimensiones y propiedades de los materiales correspondieran a las empleadas en los cálculos. 

2. Reflejar el grado de ductilidad. tenacidad y confiabilidad del elemento bajo los efectos de la 
carga considerada 

3. Reflejar la importancia del propio elemento. Por ejemplo. se emplea un (j) más bajo para las 
columnas que para las vigas porque. por lo general, las columnas tienen menos ductilidad, son 
más sensibles '' las variaciones de la resistencia del concreto y tienen áreas tributarias de carga, 
mayores que las de las vigas. Además. a las columnas zunchadas se asigna un (j) más alto que a 
las columnas con estribos porque las primeras tienen mayor ductilidad. A lo anterior hay que 
agregar el hecho de que las columnas. para la mayoría de las estructuras, son elementos 
indispensables para la estabilidad del conjunto. 

1.8.:! Facrores de red11cc1ó11 de resisrencia. 
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Para elementos sujetos a carga axial y de flexión, las resistencias de diseño se determinan 
multiplicando tanto P., como Mn por el valor apropiado de <p, tanto para elementos sometidos a flexión. 
como para elementos sujetos a ílexocompresión axial. 

La resistencia de diseño proporcionada por un elemento, sus conexiones a otros elementos y sus 
secciones transversales. en términos de flexión. carga axial. cortante y torsión, se tomarán como la 
resistencia nominal calculada, de conformidad con los requisitos y suposiciones del reglamento ACI 
318-02, multiplicada por los factores de reducción de resistencia respectivos 

El factor de reducción de resistencia, <j¡, debe ser el siguiente: 

Las secciones controladas por tensión tal y como se define en ACI 318-02 .. 

Las secciones controladas por compresión tal como se definen en 1 O 3 .3 del ACI 318-02: 

a) ºElementos con refuerzo en espiral que cumplen con 10.9.3 del ACI 318-02 
b) Otros elementos de concreto reforzado ............. . 

Cortante y torsión 

....... 0.90 

.. 0.70 
. .. 0.65 

.. 0.75 

Aplastamiento en el concreto (excepto para zonas de anclaje postensado y los modelos de puntal y 
tirante). . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .0.65 

Zonas de anclaje de postensado .. ..0.85 

J. 8. 3 Lm1,:i111des de desarrollo para el refuer:o. 

Las longitudes de desarrollo para el refuerzo, como las especifica el Reglamento. no requieren de una 
modificación de reducción de la resistencia Tampoco se requiere de los factores para las longitudes de 
los traslapes. ya que éstas son expresadas en múltiplos de las longitudes de desarrollo. 

J. 9 Res1s1e11ci<1 de d1.1·,·J/o ¡1ara el refuer:o 

Se establece un limite superior de 5.600 Kg/cm2 de resistencia a la fluencia de los esfuerzos que no 
sean cables de presfüerzo. No se recomienda una resistencia del acero mayor que 5,600 Kg/cm2

, porque 
la deformación debida a la fluencia del acero. de 5,600 Kg/cm2

• es casi igual a la deformacióri máxima 
titil del concreto a compresión. Parece ser que en la actualidad no hay ninguna especificación de la 
ASTM para varillas corrugadas. con una resistencia a la fluencia fy 5,600 Kg/cm2

. Sin embargo las 
varillas # 11. # 14 y 11 8 con una resistencia de fluencia de 5,300 Kg/cm2 (grado 75) están incluidas en 
la edición 1987 de la especificación ASTM ACl6 l 5 

De acuerdo con el Reglamento. el empleo de refuerzo con resistencia a la fluencia especificada fy, 
mayor que 4.220 Kgirn{ requiere que f,. sea medida a una deformación de 0.35%. La especificación 
A6 l 5-87 para varillas grado 55 incluye el mismo requerimiento Este requisito especial del Reglamento 
también se aplica cuando se usa malla de alambre soldado, para alambre con resistencia a la fluencia 
especificada mayor de 4.220 Kg/cm2

. Hay disponibilidad de alambre con resistencia a la fluencia r- · 
elevada y puede emplearse un valor de fv mayor que 4,220 Kg/cm2 en el diseño. siempre qut 
certifique el cumplimiento del requisito de deformación del 0.35% 
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También existen limitaciones de la resistencia a la fluencia del refuerzo en otras secciones del 
reglamento. 

1. El f, máximo que se puede emplear en el diseño del refuerzo por cortante y por torsión es de 
4.220 Kg/cni2 . 

2. El f,. máximo especificado es de 4,220 Kg/cm 2 para cascarones, placas plegadas y para 
estructuras regidas por las especificaciones sismicas especiales. 

3. El f,. útil es controlado por los esfuerzos permisibles en el método alternativo del diseño. 

Además, las especificaciones para deflex1ones y las limitaciones de la distribución del refuerzo a 
flexión cobrarán más importancia a medida que se incremente C. 

Fcnmndo Monroy MiranJ.:.1 
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FA.CULTA.O DE INGENIER.IA. U_N_,A._1\11_ 
DIVISIC>N DE EDUC.A.CIC>N CONTINUA 

CARGA AXIAL EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

OBJETIVOS 

Presentar los conceptos básicos sobre carga axial en elementos de concreto reforzado así como los 
requisitos y las fórmulas de diseño de acuerdo al ACI. 

Mostrar, mediante ejemplos típicos, la aplicación de las fórmulas de diseño y disposiciones del ACI 
para elementos sujetos a carga axial. 
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Carga axial en elementos de concreto 

2.1 1111roJ11cciú11 

Las columnas de concreto pueden clasificarse en las tres siguientes categorias: 

Pedestales co/'/os a co111pre.,·1<ú1. Según ACI 318-02 si la altura del elemento a compresión es menor 
que tres veces su dimensión lateral más pequeña. puede considerársele como un pedestal 

El ACI establece que un pedestal puede diseñarse con concreto simple (sin refuerzo) para un esfuerzo 
permisible de compresión igual a 0.85 lP fe., con lP = 0.7. Si el esfuerzo de compresión resulta mayor 
que ese valor se debera aumentar el área de la sección transversal del pedestal. o bien diseñarse como 
una columna de concreto reforzado 

Co/11m11as cortas Je concreto refor:ado. Si la falla inicial de una columna de concreto reforzado es en 
el material ella se clasifica como columna corta. 

La carga que una columna corta puede soportar está determinada por las dimensiones de su sección 
transversal y, desde luego. por la resistencia de los materiales que la constituyen Puede decirse que una 
columna corta es un elemento robusto con poca tlexibilidad. 

Columnas /ar¡:as (esl•cltas) de co11crl!to r~for:ado. Cuando una columna se encuentra sometida a 
momentos primarios (causados por las cargas aplicadas. giros de sus nudos. etc.), el eje del elemento se 
flexiona dando lugar a desplazamientos laterales. los cuales generan momentos adicionales llamados 
momentos secundarios o momentos Pl1. donde Pes la fuerza axial y t1 la detlexión lateral (ver Figura 
2 1) 

Momcn10 .ccund;uio = P6 

/·igura _ ... l. Efectos de csbcllcl. 1110111c1110 secundario o mon1cnto P6.. 
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A medida que crece la relación de esbeltez de una columna, también lo harán las deformaciones, 
principalmente, las debidas a flexión (perpendiculares a su eje) en consecuencia, crecerim los 
momentos secundarios resultantes Si esos momentos son de tal magnitud que reducen apreciablemen 
la capacidad a carga axial de la columna, entonces se dice que la columna es larga o esbelta 

Para una columna esbelta es necesario determinar su sección transversal y caracteristicas de armado 
tomando en cuenta a ambos momentos. es decir los primarios y los secundarios Por otra parte el ACI 
permite diseñar a las columnas como columnas cortas, esto es, si el efecto P.6. no reduce sus resistencias 
en más del 5% 

Para clasificar las columnas como cortas o como esbeltas se utilizan las relaciones de esbeltez 
efectivas. Cuando estas relaciones son mayores que ciertos valores (dependiendo de la restricción 
lateral de sus extremos). las columnas se clasifican como esbeltas. 

En 1970 el comité del ACI estimó que aproximadamente 40% de todas las columnas no arriostradas y 
cerca del 90% de las arriostradas contra desplazamientos laterales veían reducida su resistencia en no 
más del 5% debido al efecto P.6.. 

2. 2 Tipos de co/11m11as 

Es de esperarse que la capacidad de una columna de concreto simple aumenta si se le agregan barras 
longitudinales. aun pueden lo!:'rarse incrementos considerables en la resistencia de la columna si se 
proporcionan restncciún lateral a las barras longitudinales Bajo cargas de compresión. las columnas no 
sólo tienden a acortarse longitudinalmente sino también a expandirse lateralmente debido al efecto 
Poisson. Además la capacidad de las columnas puede aumentar considerablemente si se les proporcim .. 
restricción lateral asi como la rnlocación de espirales o estribos cerrados con una separación reducida 
en torno al refuerzo longitudinal. 

El refuerzo transversal en las columnas de concreto puede estar formado por estribos o sunchos 
(espirales). De ahi que si la columna tien« una serie de estribos cerrados se denomina columna con 
estribos. Los estribos impiden que las barras longitudinales se desplacen durante la construcción y 
resi.sten su tendencia a pandearse Las columnas con estribos son comunmente cuadradas o 
rectangulares. son poco frecuentes las secci,ines redondas. triangulares, hexagonaks, en L. etc. 

Si una espiral continua hecha con barras o alambrón grueso se enrolla alrededor de las barras 
longitudinales la columna se denomina columna zunchada o con espiral (ver Figura 2.2). Para 
incrementar la resistencia de una columna las espirales son más efectivas que los estribos. 

Las espirales de pas0 estrecho (separación vertical) cumplen muy bien la función de mantener en 
posición a las barra,; longitudinales v de confinar al concreto interior. con ello se aumenta 
considerablemente la resistencia a la compresión axial Conforme el concreto dentro de la espiral tiende 
a expandirse lateralmente bajo la carga de compresión, en la espiral empieza a desarrollarse un esfuerzo 
de tensión de aro. por lo que la columna no fallará hasta que la espiral fluya o se rompa ya que cuando 
esto sucede el resquebrajamiento del concreto interior es inminente 

Las columnas zunchadas suelen ser ci1 cu lares pero también pueden fabricarse con seccao• 
rectangulares. hexagonales y de otras formas similares. aun en estas columnas la disposición de 
barras longitudinales sigue siendo circular. 
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Las espirales, si bien aumentan la resistencia de las columnas. debido al aumento en la elasticidad 
incrementan apreciablemente los costos. por el 1 o se usan solo en columnas fuertemente cargadas y en 
zonas sismicas. debido a la gran resistencia que tienen frente a cargas dinámicas. Las espirales 
incrementan en forma más efectiva la ductilidad y Ja tenacidad de las columnas pero resultan varias 
veces más caras que las columnas con estribos 

Las columnas compuestas. ilustradas en la Figura 2.2 c y d. son columnas de concreto reforzadas 
longitudinalmt:nte por medio de perfiles de acero. que pueden o no estar rodeados por barras de acero 
estructural o que pueden consistir en perfiles tubulares de acero estructural rellenos con concreto 

::. 3 Capacidad ¡1or carga nnul d~ co/1111111as. 

En la práctica no existen las columnas cargadas en forma axial perfecta pero, un examen de tales 
miembros es un excelente punto de panida para explicar Ja teoria del diseño de columnas reales con 
cargas excéntricas Varias ideas fundamentales pueden explicarse con base en las columnas cargadas 
axialmente y. las resistencias obtenidas señalan limites teóricos superiores que pueden ser verificados 
por medio de pruebas 

Desde hace ya varias décadas se sabe que los esfuerzos en el concreto y en las barras de refuerzo de 
una columna que soporta una carga a largo plazo no pueden calcularse con exactitud. Podría pensarse 
que tales esfuerzos se pueden determinar multiplicando las deformaciones unitarias por los módulos de 
elasticidad apropiados Sin embargo. esto no es factible porque el módulo de elasticidad del concreto 
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varía con la carga, debido al flujo plástico y a la contracción. Puede verse entonces que las partes de la 
carga tomada por el concreto y por el acero varían con la magnitud y duración de las cargas Por 
ejemplo, entre mayor es el porcentaje de carga muerta y mayor es el tiempo que está aplicada, mayor 
el flujo plástico en el concreto v mayor es el porcentaje de carga tomada por el refuerzo. 

Aunque los esfuerzos en columnas no pueden predecirse en el intervalo elástico con ningún grado de 
precisión, varias décadas de pruebas han mostrado que la resistencia última de las columnas si puede 
estimarse bastante bien, además, se ha hecho evidente que las proporciones de las cargas vivas y 
muertas, la duración de la carga y otros aspectos, tienen poca inlluencia en la resistencia última. Ni 
siquiera importa si es el concreto o el acero el que primero alcanza su resistencia última. Si uno de los 
dos materiales se acerca a su resistencia última, sus grandes deformaciones ocasionan que los esfuerzos 
en el otro se incrementen mas rápidamente. 

Por estas razones sólo consideraremos aquí la resistencia última de las columnas. En la falla, la 
resistencia última teórica o resistencia nominal de una columna corta cargada axialmente puede 
determinarse con bastante precisión mediante la siguiente expresión, en la que A, es el área total del 
concreto y A,, es el á1 ea total del acero de refuerzo longitudinal, incluyendo las barras y los perfiles 
estructurales. 

l',, =0.S:i( (.4, -.4,,)-+/,A,, (2 1) 

2. -1 Fallas Je co/11111nas con e.1·1rihos y co11 <'VJirah.:s. 

Si una columna corta con estribos se carga hasta que falle. parte del recubrimiento de concreto 
desprenderá y a menDs que los estribos estén poco separados entre sí, las barras longitudinales s~ 
pandearan inmediatamente al desaparecer su soporte (el recubrimiento de concreto). Tales fallas 
pueden ocurrir en forma repentina y por lo visto han ocurrido con frecuencia en estructuras sometidas a 
cargas sísmicas 

Cuando las columnas zunchadas se cargan hasta fallar, la situación es muy diferente El recubrimiento 
de concreto se descnnd1ará pero el núcleo permanecerá en pie y si el zunchado es de paso pequeño, el 
núcleo será capaz de resistir una apreciable cantidad adicional de carga. más allá de la carga que 
origina el desconchamiento El zunchado con paso reducido junto con las barras longitudinales forman 
una jaula que confina en forma muy efectiva al concreto. En consecuencia, el desconchamíento del 
recubrimiento de una columna zunchada da aviso de que ocurrirá una falla si la carga se sigue 
incrementando. 

La práctica estadounidense no toma en cuenta ningún exceso de capacidad que pueda darse después del 
dcsconchamiento, ya que considera que un<1 vez que éste ocurre. la columna perderá su utilidad, por lo 
menos desde el punto de vista de los ocup<1ntes del edilicio Por esta razón, el zunchado se diseña con 
un poco nli1s de resistencia que el re<.:ubrimiento que se supone que va a desconcharse. El 
desconchamiemo d" aviso de una falla inmineme y posteriormente la columna tomará un poco más de 
carga antes de fallar Diseñar el zunchadt1 con un poco más de resistencia que el recubrimiento no 
incrementa mucho la res1stenc1a útil de la culumna. pero conduce a una falla dúctil o gradual 

La resistencia del recubrimiento está dada por la siguiente expresión, donde Ac es el área del núr 
cuyo diámetro se considera igual a la distancia entre los bordes exteriores de la espiral: 
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Resistencia el recubrimiento= 0.85 !', (Ag - Ac) (2.2) 

Al considerar la tensión de aro que se produce en las espirales debido a la presión lateral del núcleo, 
por pruebas se conoce que el acero del zunchado es por lo menos dos veces tan efectivo para 
incrementar la capacidad última de la columna como el acero longitudinal, por lo tanto, la resistencia 
de la espiral puede calcularse en forma aproximada con la siguiente expresión. en donde p, es el 
porcentaje de acero espiral: 

Resistencia de la espiral = 2p,Acf, (2.3) 

Igualando esas expresiones y despejando el porcentaje requerido de acero espiral, obtenemos 

O 85( (A, -A,)=2p,A,f, 

p =0425---- =0425 --1 -(A, -A,)( (A, J f, 
' A,f, A, f, 

(24) 

Para que la espiral sea un poco más resistente que el concreto desconchado. el código especifica que el 
porcentaje mínimo de espiral debe ser: 

(2.5) 

Una vez que se ha determinado el porcentaje requerido de acero de la espiral. ésta puede seleccionarse 
con la expresión siguiente. en donde p, está dada en términos del volumen de acero en una vuelta:· 

volumen de espiral en una vuelta 
,, =---

' volumen del núclen de concretn para un paso s 

a.:r(n-J") 4",UJ,-J,) 
p =------ =--

' (,7/J;/4¡1 s!J; 
(2.6) 

En la expresión anterior. IJ, es el diámetro del núcleo, de fuera a fuera de la espiral, a, es el área 
transversal de la barra espiral y Jb es el diámetro de la barra espiral. (Véase la Figura 2.3). El 
proyectista puede supuner un diámetro para la espiral y despejar el paso requerido. Si los resultados no 
parecen razonables. puede tratar con otro diámetro. El paso usado debe estar entre los limites indicados 
en el reglamento 
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El código ACI espccitica rcla\Jvamentc pocas li1111taciones en las dimensiones, el refuerzo, la 
restricción lateral y otrns aspectos de las columnas de concreto Algunas de las limitaciones más 
imponantes se dan en los párrafos siguientes 

1 El porcentaje de refuerzo longitudinal no debe ser menor que el 1 % del área transversal total de una 
columna 

Se cree que si la cantidad de aL"cro es menor que el 1 % habrá una gran probabilidad de que ocurra una 
falla no dúctil repentina. como en el caso de una columna de concreto simple. El valor mínimo del 1 % 
de acero disminuye tambicn el llujo plástico y la contracción y proporciona a la columna alguna 
resistencia a la tlexió11 En realidad. el código permite el uso de menos del 1 % de acero si la columna 
se ha hecho con un tama1io mavor que el necesario para soponar las cargas. por razones arquitectónicas 
o de otra índole En otras palabras. una columna puede diseñarse con el 1 % de acero longitudinal para 
soponar Ja carga factonzada ,. luego puede añadirse mas concreto sin incrementar el refuerzo ni la 
capacidad calculada de carga Sin embar):!O. bajo ninguna circunstancia puede el área de acero ~ 

menor que 0.00:\ veces el arca del concreto realmente suministrado. 
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2. El porcentaje máximo de acero no debe ser mayor que el 8 % del área transversal total de la 
columna 

Este valor máximo se estipula para prevenir el hacinamiento de las barras. En la practica es algo dificil 
colocar más del 5 % ó 6 % de acero en la sección y lograr que penetre el concreto alrededor de las 
barras. Cuando el porcentaje de acero es alto, se incrementa la posibilidad de que se formen cavidades 
alveolares en el concreto. Si esto llega a pasar, habrá una reducción sustancial en la capacidad de carga 
de la columna Usualmente, el porcentaje de refuerzo no debe exceder el 4 % cuando las barras van a 
empalmarse por traslape. Debe recordarse que si el porcentaje de acero es muy alto, las barras pueden 
disponerse en paquetes 

3. El número minimo de barras longitudinales permisibles en miembros compresión es corno sigue 

4 para barras con estribos rectangulares o circulares. 

3 para barras dentro de estribos triangulares y 

6 para barras encerradas por espirales. 

En el caso de que hubiera menos de 8 barras en un arreglo circular. la orientación de las barras puede 
alterar la resistencia de momentos en columnas con cargas excéntricas Este caso debe considerarse 
para el diseño, de acuerdo con el comentariu ACI correspondiente. 

4 El código no proporciona directamente un area transversal mínima para la columna pero para 
proporcionar el recubrimiento necesario fuera de estribos o espirales y para proporcionar la separación 
entre barras longitudinales de un lado a otro de la columna, es obvio que son necesarios anchos 
mínimos o diarnetros de 8 a 1 O pulgadas. Para usar el menor espacio rentable posible, conviene emplear 
las columnas mas pequeñas permitidas. De hecho. en ocasiones las columnas delgadas se colocan o 
"esconden" en los muros 

5. Cuando se usan columnas rnn estribos, estos no deberán ser menores al #3, siempre que las barras 
longitudinales sean del #!O o menores El tamaño minimo es el #4 para barras longitudinales mayores 
que el # 1 O y para barras en paquetes. El alambre corrugado o la malla de alambre soldado, con un area 
equivalente. también pueden usarse. 

La separación ccntrn a centro de los estribos no debera ser mayor que· 

• 16 veces el diámetro de las barras longitudinales 

• 48 veces el diamctro de los estribos 

• Ni que la menur dimensión lateral de la columna 

Los estribos deben arreglarse de manera que cada esquina y barra longitudinal alternada tengan soporte 
lateral proporcionado por la esquina de un estribo con un ángulo incluido no mayor de 135º. Ninguna 
barra debe localizarse a una distancia mayor de 6" libres a cada lado de una barra soportada 
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lateralmente de esta manera La Figura 2.4 muestra los arreglos de estribos en varias secciones 
transversales de columnas. 

6" máx --t-1 "-+i" 11---t" 1 6"máx-.¡.1~· .,,~ .. , 

~--'""--....;.__, 6" máx 

D D D~ 
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1 • 1 l ' I 
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36" 

6" nuíx 1 11 1 1111 6" máx 1 11 j 6" nuix 

[] a:B i:~ ~ :=t 
FiJ!uro : . ..: Arreglos típicos de estribos. 

Algunos de los arreglos con estribos interiores. tal como el último mostrado en la Figura 2.4, son algo 
caros. Si las barras longitudinales se colocan en un circulo, pueden ponerse estribos redondos alrededor 
de ellas y las barras no tienen que ligarse o restringirse individualmente por cualquier otro medio. El 
ACI tambien establece que los requisitos para los estribos laterales pueden pasarse por alto si las 
pruebas v el análisis estructura 1 muestran que las columnas son Jo suficientemente resistentes sin ellos 
y que tal construccion es factible 

Existe poca evidencia acerca dd componamiento de las barras empalmadas y de las barras en paquetes. 
Por esta razon. es aconsejable proporciona1 estribos en cada extremo de las barras traslapadas y el ACI 
da recomendaciones relativas a la colocación de los estribos en los lugares de empalmes a tope y de 
barras dob 1 a das 

Los estribos no deben colocarse a más de medio espaciamiento arriba de la pane superior de una zapata 
o losa y a más de medio espaciamiento debajo de la barra de refuerzo inferior en una losa o en un panel 
de plataforma Cuando se conectan vigas " una columna desde 4 direcciones. el último estribo en 
columna puede estar debajo del refuerzo intl:rior de cualquiera de las vigas conectadas 
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6. El código establece que la separación libre entre las vueltas de las espirales no debe ser menor que I" 
o mayor que 3 ". Si se requieren empalmes en las espirales, estos deberán estar provistos por soldaduras 
o por traslapes de las barras espirales con longitudes no menores de 48 diámetros ni de 12". Se usan 
barras espaciadoras especiales para mantener las espirales en su lugar y con el paso deseado hasta que 
el concreto fragua Estos espaciadores consisten en barras verticales con pequeños ganchos Las 
espirales son soportadas por los espaciadores, no por las barras longitudinales El ACI proporciona los 
números minimos de espaciadores requeridos para columnas de diferentes tamaños 

2. 6 Req11is11os de .\e:..,..,11·1JuJ para co/1111111us. 

Los valores de <ji especificados en el código para usarse en columnas son bastante menores que los 
estipulados para la flexión y el cortante (O 90 y 0.75, respectivamente) Se especifica un valor de 0.70 
para las columnas con estribos y de O 75 para las columnas zunchadas debido a la mayor tenacidad de 
éstas. 

La falla de una columna es generalmente un asunto mas delicado que la falla de una viga. porque una 
columna soporta mayor parte de una estructura que una viga. En otras palabras. si una columna de un 
edificio falla, una mayor parte del edificio se caerá que si falla una viga Esto es particularmente cierto 
en las columnas de los pisos inferiores de un edificio de varios niveles Por esto es conveniente 
considerar \'alores pequeiios de <ji en las columnas. 

Hay otras razones para usar valores pequeños de <ji en las columnas. Por ejemplo. es más dificil colar el 
concreto en una columna que en una \'iga. En consecuencia. es probable que la calidad resultante.del 
concreto en las columnas no sea tan buena como la del concreto en vigas y losas 

La resistencia a la falla de una viga depende normalmente del es!Uerzo de fluencia del acero de tensión, 
que es una propiedad controlada con mucha precisión en los molinos de laminación Por otra parte, la 
resistencia a la falla de una columna está intimamente relacionada con la resistencia última del 
concreto. \'alor que es muy \'ariable Los factores de longitud también afectan drásticamente la 
resistencia de las columnas. por lo que se h;1ce necesario el uso de factores pequeños de <ji 

Es imposible que una columna quede cargada exactamente en forma axial. Aún si las cargas pudiesen, 
en un momento. dado. centrarse perfectamente. no permanecerian en esa posición. además, las 
columnas pueden estar inicialmente desalineadas o tener otros defectos en su construcción, con el 
resultado de que se generen flexiones laterales El viento. sismo y otras cargas laterales ocasionan que 
las columnas se flexionen y las columnas en los edificios con marcos rigidos están sometidas a 
momentos aún cuando la estructura sopone solo cargas de gravedad 

En lo siguiente la letra e se usa para representar la excentricidad de la carga, puesto que ya se ha 
analizado una estnic1ura y se ha calculado una carga axial /',. y un momento M. pero no una 
excentricidad e especil"1ca para una columna. El término e representa la distancia a la que la carga axial 
P. tendria que estar situada, a partir del centro de la columna. para producir M •. por lo que 
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No obstante los hechos mencionados en el párrafo anterior. hay muchos casos en que no hav momentos 
calculados en las columnas de una estructura Durante muchos años el código especificó que tales 
columnas debian ser diseñadas para cienos momentos minimos, aun cuando no existieran momentos no 
calculados Esto se hizo requiriendo que los proyectistas supusieran ciertas excentricidades minimas 
para las cargas en sus columnas. Esos valores mínimos fueron de l pulg ó O.O:\ h. rigiendo el valor 
mayor. para columnas zunchadas, y de l pulg ó 0.1 O h para columnas con estribos (el termino h se 
refiere al diámetro exterior de columnas redondas o al ancho total de columnas cuadradas o 
rectangulares) Se uso para el diseño un momento igual a la carga axial multiplicada por la 
excentricidad minima 

En el código actual no se especifican las excentricidades m1mmas pero el mismo fin se alcanza 
requiriendo que las capacidades teóricas por carga axial se multipliquen por un factor a, que es igual a 
0.85 en las columnas zunchadas y a 0.80 en las columnas con estribos Asi. como se muestra en el 
código. la capacidad de carga axial de las cnlumnas no debe ser mavor que los valores siguientes· 

Para columnas zunchadas (if¡= 0.75) 

(
., . 

-·' 

Para columnas con estribos (if¡= 0.70) 

(2.8) 

/Jehe <Jllt!Llt1r c/,1ro que h1s ex¡Jresionc.•s llllh'r1orf.'s ¡n1cclc11 llSlll'.\c.' s<Íl<J Cll(IllLlu el 1110111e11tc1 es hasta11te 
fJL'(jllL'lio o c11e11ulo 1u1ÍI<~\'1111 11101111.•11/o cc1/c11Ja,/o. 

Las ecuaciones presentadas aquí son aplicables sólo en situaciones en que el momento es 
suficientemente pequeño. dt! manera que <' sea menor que 0.1 Oh en las columnas con estribos o menor 
que O 05h en las columnas zunchadas. Las columnas conas pueden diseñarse completamente con esas 
expresiones siempre que los valores de e queden por debajo de los limites descritos. Si los valores de e 
son mayores que los ,-alores limite y/o las columnas se clasifican como largas. será necesario usar los 
procedimientos que se describi1 án en el capitulo posterior. 

2.R (~<1n1c11tc1r1os sohr1: c..•/ d1seiio di! cc1!t11111uts. 

Las barras de refuerzo son bastante caras. por lo que el porcentaje de refuerzo longitudinal usado en las 
columnas de concrc10 reforzado resulta un lilC!or principal en el costo total de éstas. Esto significa o· 
bajo condiciones normales, debe usarse un porcentaje pequeño de acero (tal vez entre l.5% y 3%). E. 
puede lograrse usando columnas de mayor tamaño y/o concretos de resistencia superior. Además, si el 
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porcentaje de las barras se mantiene aproximadamente en estos rangos, se tendrá suficiente espacio 
para colocarlas dentro de la columna. 

Los concretos de resistencia superior pueden usarse más económicamente en las columnas que en las 
vigas. Bajo cargas 01 dinarias. solo de 30% a 40% de la sección transversal de una viga esta en 
compresión, mientras que el restante 60% a 70% está en tensión y supuestamente agrietado Esto 
significa que s1 se usa un concreto de alta resistencia para una viga, 60% a 70% del concreto se 
desperdicia. Sin embargo, para una columna usual, la situación es muy diferente porque un porcentaje 
mucho mayor de su sección transversal esta en compresión. Por ello. es muy económico usar concretos 
de alta resistencia en columnas Aunque algunos proyectistas han usado concretos con resistencias 
últimas de alrededor de 1,300 kg/cm2

• en el diseño de columnas el uso de concretos de 350 a 420 
kg/cm2 es lo normal cuando se especifican resistencias superiores en las columnas 

Las barras de refuerzo de grado 60 son generalmente las más económicas para columnas en la mayoría 
de las estructuras. Sin embargo. las barras de grado 75 pueden resultar .más económicas en estructuras 
altas, panicularmente cuando se usan en combinación con concretos de resistencias superiores. 

En general, las columnas con estribos son más económicas que las columnas zunchadas, 
panicularmente si \'an a usarse secciones transversales cuadradas o rectangulares. Por supuesto, las 
columnas zunchadas, los concretos de alta resistencia v los altos porcentajes de acero ahorran espacio 
de piso. 

Debe usarse el menor número posible de diferentes tamaños de columnas en un edificio. A este 
respecto. es muy pocu económico variar el tamaño de una columna de piso a piso para satisfacer las 
diferentes cargas que debe soponar. Esto significa que el proyectista puede seleccionar un tamaño de 
columna para el piso superior de un edificiu de múltiples niveles (usando el menor porcentaje de acero 
posible) y continuar usando ese mismo tamaño hacia abajo en tantos pisos como sea posible, 
incrementando el purcentaje de acero piso a piso según sea requerido. Además, es conveniente usar el 
mismo tamaño de t·olumna tanto como sea posible en cada nivel Esta consistencia en los tamaños 
conducirá a ahorros cunsiderables en los co,;tos de mano de obra. 

A menos que las dimensiones minimas de las columnas o los diámetros de las barras longitudinales 
controlen la separación entre los estribos. la selección de los tamaños mayores que sean prácticos para 
usarse en estribos incrementara su separación y reducirá su número. Esto puede ahorrar algo de dinero. 
Tambien puede ahorrarse evitando estribos interiores como los mostrados en las dos últimas filas de la 
Figura 2 4 Sin estribos interiores. el concreto puede colarse más fácilmente y se pueden usar 
revenimientos más baJOS (con menos costos de concreto). 

En edificios de poca altura. las losas de piso suelen ser algo delgadas, por lo que las deflexiones pueden 
resultar pmblematicas En consecuencia. deben usarse claros conos y por ende separaciones pequeñas 
entre las columnas Conforme los edificio,; son más altos, las losas de piso son más gruesas, lo que 
ayuda a proporcionar rigidez lateral Para tales edificios, las deflexiones en las losas no presentarán 
ningún problema y las columnas pueden colocarse con separaciones mayores entre ellas. 

Aunque las columnas en los edificios altos pueden colocarse a intervalos bastante grandes, no dejan de 
ocupar valioso espaciu de piso Por esta razón. muchos proyectistas tratan de colocar tantas columnas 
como sea posible en la periferia del edificio, con la idea de que no ocupen el valioso espacio interior. 
Además. la omisión de columnas interiores proporciona más flexibilidad a los usuarios en la colocación 
de muros divisorios y tambien hace posible la utilización de grandes espacios abienos. 
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2. 9 Re.l'llme11. 

La resistencia de un miembro sometido a compresión axial (excentricidad nula) se calcula corno 

(2 9) 

Donde A,1 es el área total del 1cfuerzo v Ag el iirea de la sección de concreto: puede considerarse un 
refinamiento en el cálculo de la sección d1· concreto. restándole a la misma el área desplazada por el 
acero 

P .. =O 8:i( (..\,-A,,).!'.:\., (2.10) 

La resistencia a comp1 esiun a>-ial. P ... n:prc,enta una condición hipotética de carga. Antes de la edición 
1977 del Reglamento del AC l. se requena que todos los elementos en compresión fueran diseñados 
para una excentricidad m111im:1. por lo mcmh de O O:ih para miembros con refuerzo en espiral. o de 
O !Oh para los elementos reforzados con anillos (h = peralte total) Las excentricidades mínimas 
especificadas al principio pretcmlían servi1 como medio para reducir la resistencia a la carga axial de 
diseño. de una sección en compresión para 1) Para tumar en cuenta las excentricidades accidentales, 
no consideradas en t:I análisis. que pueden existir en un elemento en compresión. 2) Para reconocer que 

la resistencia del concreto e> llll'nor que f_ t•n carga> sostenidas elevadas. 

Ya que el propósito principal de la e:\Lentri1·idad minirna era limitar la capacidad de carga axial pura, 
revisó el Reglamento de J 977 para lograr esto directamente, limitando la resistencia a la carga axial de 
una sección a X:i% y 80~o d1· la resistencia a carga axial a excentricidad cero. Po. dependiendo del 
refuerzo utilizado. entonces 

Para los elementos reforzados rnn espiralc> 

p =0851' =OS:irlll()f (A-:\ )-r :\ l 
ni ni·•" ' r ' i ,¡ ' 1ol 

(2.11) 

Para los elementos rcl\irzados ,·011 anillos 

I',,"'"' =O 80P .. =o so[o 85f, (.".,-A")- f. A"] (2.12) 

En la Figura 2.' se muestra la resistencia maxirna a la carga axial. P,,<"''"J· En esencia, no está permitido 
el diseño dentn1 de la parte ashurada de la resistencia de interacción carga-momento. Los valores de 80 
y 85 se aproximan a las re,;istcncias a la carga axial en las proporciones e/h de O 05 y 0.10, 
respecti\'amente especificados en el Reglamento de 1971 para miembros reforzados con espiral y con 
anillos. 1especti\'a111ente El di,eñador debe notar. sin embargo. e_I Reglamento indica que "las ayudas 
de d1señu y los programas de rnmputadora que se basan en el requisito mínimo de excentricidad de los 
Reglamentos de Construccion1·s del ACI de J9o3 v de 1971. pueden considerarse de igual aplicaci 
para su uso" 
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I 
I 

Cap1tulv 2 Carga a\.ial en ekllil'TllO'> d<.' conlTdo 

Momento 

F1f!ura 2.5 Ri:s1s1c11cia a la carga axial 1n;ix11na 

;¡ . 

Los requisitos actuales para resistencia max1ma a carga axial también eliminan las inquietudes de los 
ingenieros relati\'as a los momentos mínimos requeridos tan excesivos. así como la duda !'eferente a 
cuando estos momentos deben de transmitirse a miembros interconectados (zapatas. vigas. etc.). 
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FA.CULTA.O DE INC3ENIERIA. l.J.N . .A..IVI. 
DIVISIC>N DE EDUC::.A.C::IC>N CONTINUA 

FLEXIÓN EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

OBJETIVOS 

Presentar las consideraciones generales, las hipótesis de diseño así como los principios y requisitos 
generales para el diseño por flexión de elementos de concreto de acuerdo al ACI. 

Mostrar, mediante ejemplos tipicos, el diseño de vigas de concreto reforzado de acuerdo al ACI 
utilizando el programa ST AAD/PRO. 
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Diseño de estructuras di: ..:onc1 elll d.: a..:uerd0 :d ACI. utihza11d0 el programa STA:\DIPRO 

Flexión en elementos de concreto 

3.1 Com1Jeracío11es ¡:e11erales 

La resistencia édtima fue el primer método empleado en el diseño, desde que se pudo medir la carga 
ultima por medio de pruebas sin conocer la magnitud y la distribución de los esfuerzos internos. Desde 
principios del siglo XX se han llevado a cabo investigaciones experimentales y analiticas para 
desarrollar las teorías del diseño por resistencia ultima, las cuales pronosticarian la carga ultima medida 
por medio de pruebas Una de las primeras teorías que resultaron de dichas investigaciones se 
representa en la Figura 3.1 

Tanto el concreto como el acero de refuerzo se comportan inelasticamente cuando se aproximan a la 
resistencia ultima En las teorías que tratan la resistencia ultima del concreto reforzado, el 
comportamiento inelústico de ambos materiales debe considerarse y expresarse en términos 
matematicos. Para el refuerzo. con un punto distinto de fluencia. el comportamiento inelastico puede 
expresarse con una relación bilineal esfuerzo-deformación (Véase la Figura 3 2) En el concreto. es más 
dificil medir experimentalmente la distribución de esfuerzos inelilsticos y expresarla en términos 
matemáticos 

Los estudios en el rango inelástico de esfuerzos en el concreto han tenido como resultado numerosas 
propuestas de distribución de esfuerzo. wmo se demuestra en la Figura 3 1 El desarrollo de los 
procedimientos actuales del diseño por resistencia ultima tiene su base en estos primeros estudios 
analíticos y experimentales La resistencia ultima del concreto reforzado en las especificaciones de 
diseño en Estados Unidos está basada, principalmente. en las teorías de 1912 y 1932 (Figura 3 l). 

3 . .?. l H1¡11)1esrs "" d1.'<'1i11 hmadas <'11 las co11dícw11es Je eq11ílíhrío de f11er=as y compatihiliJaJ de 
Ji..:f< JTllUlí.'/( JllCS. 

La resistencia de un demen!Ll y de una sección transversal. calculada por el método de diseño por 
resistencia. requiere que se cumplan las siguientes dos condiciones básicas: 

l. El t:quil1bno e'tatico. 
La compatibilidad de las deformaciunes umiarias 

Hay que lograr el equilibrio entre las fuerzas de compres1on y las de tensron que actúan sobre la 
sección transversal en la resistencia .. ultima ... Asimismo. la compatibilidad de las deformaciones para 
el concreto y para el acero de refuerzo en las condiciones "últimas" se debe establecer dentro de las 
hipótesis de diseño permitidas por el Reglamento 
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Detormaci6n, E5 

1:1g11ra J ]. Rclac1ó11 csfucr¿o-deforni;1ció11 para el refuerzo 

El termino ··último·· se emplea. con frecul'ncia. al referirse al método de diseño por resistencia; sin 
embargo. se debe tener en cuenta la resistencia "normal". calculada con las disposiciones del 
Reglamento. quizá no necesariamente sea el verdadero valor último. Dentro de las hipótesis permitidas 
para el diseño. cienas propiedades de los materiales no se toman en consideración y se establecen otros 
limites conscn·adores para un diseño practico. Estos contribuyen a una "resistencia última" más baja 
que la obtenida por medio de pruebas La resistencia nominal calculada debe considerarse sólo como 
una resistencia definida por el Reglamento Por lo tanto. el término "última" no se emplea al definir la 
resistencia calculad;, de un elemento. En su lugar se emplea el termino resistencia nominal. 

Ademas. al hablar del método de diseño por resistencia para las estructuras de concreto reforzado se 
debe ten\.'r cuidado en la diferencia entre las cargas en la estructura. asi como el efecto de la carga del 
conjunto subre las secciones transversales de cada uno de los elementos Debido a las cargas, los 
métodos elastirns del análisis estructural SI.' emplean primero para calcular los efectos de servicio en 
cada uno de los ek1ne11tos. debidas a la acción de las cargas de servicio en la estructura, sólo entonces 
se aplican los factores de carga a las acciones de servicio que actúan en cada una de las secciones 
transversales. Los 111é1odos inelásticos (o al limite) de análisis estructural, en los cuales se determinan 
las acciones de diseño en cada uno de los elementos. directamente de las cargas últimas que actúan en 
toda la estructura. no se consideran. S111 embargo. permite una redistribución limitada de los momentos 
negativos en los elcmL·ntos continuos: las disposiciones reconocen el componamiento inelástico de las 
estructuras de concrct<> y constituyen un avance en el "diseño límite". 

La "resistencia nominal" calculada de un elemento debe satisfacer las hipótesis de diseño dadas en la 
sección 3.2 
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3. 2. 2. Hipríles1.1·: La d~furmación en el refuerw y en el cuncretu se suponen J¡reclame/l/e 
propurcimwles a la diswncw del e¡e ne111ro 

Es decir. las secciones planas normales al eje de flexión permanecen planas después de que ocurre ésta 
(hipótesis de Beroulli). Muchas pruebas han confirmado que la distribución de la deformación es 
esencialmente lineal, incluso cerca de la resistencia última. Para el acero de refuerzo, esta suposición ha 
sido confirmada por numerosas pruebas a la falla de los elementos en compresión cargados 
excentricamente y de los elementos sujetos solamente a la flexión. 

La condición supuesta de la deformación en la resistencia última se muestra en la Figura 3.3. La 
deformación en el acero de refuerzo y en el concreto es directamente proporcional a la distancia al eje 
neutro. de hecho. esta hipótesis se aplica al rango completo de la carga desde cero hasta la última. 
Como se ve en dicha tigura. esta hipótesis es de imponancia fundamental en el diseño, para determinar 
la deformación unitaria (y el esfuerzo correspondiente) en el refuerzo. 

Cara de co~reslón 

Cara oe tenslOn 
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3.2.3 Hipótesis: La máxima deformación 111ili=ahle en la.fibra extrema en compresirin dd concreto se 
supondrá Eicu = O. 003. 

La deformación última ha sido medida en muchas pruebas de elementos de concreto tanto reforzados 
como simples. Los resultados de las pruebas de una serie de vigas y de columnas de concreto reforzado 
se muestran en la Figura 3 4. 
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La máxima deformación de falla por comprcs1on del concreto varia desde 0.003 hasta 0.008; sin 
embargo. la mú~ima deformación para lo> casos prácticos \'aria entre 0.003 y 0.004 (Obsérvese las 
curvas esfuerzo-deformación mostradas en la Figura 3.'.i). 
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Aunque la deformación máxima disminuye un poco con el incremento de la resistencia a la 
compresión, se permite un valor de 0.003, el cual es conservador. Algunos países utilizan el valor de 
O 0035 para el diseño, el cual representa poca diferencia en la resistencia calculada de un elemento. 

3.2. ./. Hipó1es1.1 Relación e/as10-p/ástica para el acero Je ref11cr=o. 

El esfuerzo en el acero inferior a la resistencia a la fluencia L debe tomarse como E, veces la 

deformación unitaria del acero (f, = E,E,) Para las deformaciones mavores que f,/E,, el esfuerzo del 
acero será considerado independientemente de la deformación e igual a f, 

Para el acero cornigado es preciso suponer que el esfuerzo en dicho acero es proporcional a la 
deformación que ocurre para un esfuerzo menor que el de tluencia f,. Para el diseño práctico, el 
incremento de la resistencia. debido al efecto del endurecimiento por deformación del acero, no se 
toma en cuenta al calcular la resistencia En la Figura 3.2 se muestra la comparación entre la relación 
esfuerzo-deformación real y la correspondiente al diseño (bilineal) 

En los calculos de resistencia. la fuerza desarrollada en el acero de tensión o en compresión es función 
de la deti.mnación en d mismo 

Cuando E.'.". E, (detormación por fluencia= f.!E.) 

(3.1) 

Cuando E.~ E, 

A,L = A. f, (3 .2) 

Donde E. es el ,·alor del diagrama de la delormación unitaria del acero (Vease la Figura 3.3). Para el 
diseño. se puede consiJerar el modulo de el.1sticidad del acero E., comu 2'040,000 Kg/cm 2 

3.:.5. ll1¡uJtes1.\: 1\'u Sl' L'nll.\1Jero !t.1 te11sui11 e11 ,,:/ L·o11crl'lo. 

La resistencia a la tl·n,ión del concreto no deberá considerarse en los cálculos de elementos de concreto 
reforzadu sujetos a tle\iun 

La resistencia a la knsión del concreto en flcxion, considerada como módulo de ruptura. es una 
propiedad más variable que la 1esistencia a la compresion 1/ es alrededor de 10 a 15% de la resistencia a 

la comp1esion El vaJ,ir aceptado para el diseño es 2.0 .. 1( . para el concreto de peso normal. Esta 

resistencia a la tensión en flexión no se toma en cuenta en el diseño por resistencia. Para porcentajes 
practicas del refue1 zo. las resistencias calculadas concuerdan razonablemente con las pruebas, para 
porcentajes bajos. es conservador desprecia1 esta resistencia. 

Sin embargo. se debe considerar que la resistencia del concreto en tens1on es importante para las 
consideraciones del agrietamiento y de la dcflexion (condiciones de servicio). 
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3. 2. 6 Hipólesis: Relación e~fuerw-deformación para el co11creto en compres1ó11. 

La relación entre la distribución del esfuerzo por compresión en el concreto y su deformación unitaria 
se puede suponer que es rectangular, trapezoidal. parabólica o cualquier otra forma que resulte de Ja 
predicción de la resistencia que concuerde con resultados de prueba. 

Esta hipótesis reconoce Ja distribución inelástica del concreto a ni\'eles elevados de esfuerzo. Al 
aproximarse al esfuerzo máximo. la relación del esfuerzo con la deformación ya no es una linea recta 
sino algún tipo de curva (el esfuerzo no es proporcional a la deformación) El compo11amiento 
esfuerzo-deformación general se ve en Ja Figura 3. 5 La forma de las curvas es una función de la 
resistencia del concreto y consiste en una curva que tiene su origen en cero hasta un maximo, para una 
deformación a compresión, entre 0.0015 y 0.002 seguido por una curva descendente, para una 
deformación última (la falla del concreto). desde O 003 hasta O 008. Como se expuso en la hipótesis 
3 .2.3, el Reglamento establece la máxima ddormación util a 0.003 para el diseño Las curvas muestran 
que el comportamiento esfuerzo-deformación para el concreto no es lineal a niveles de esfuerzo 

mayores de aproximadamente. O 5 (. 

La distribución real del esfuerzo de compresión del concreto en el caso práctico es con1pleja y por lo 
general no se conoce Sin embargo. las in\'estigaciones han mostrado que las propiedades impo11antes 
de la distribución del esfuerzo del concreto se pueden aproximar empleando cualquiera de las 
diferentes proposiciones en cuanto a Ja forma de la distribución del esfuerzo. Se ha propuesto muchas 
distribuciones del esfuerzo (Véase la Figura 3 1 ): las tres mas comunes soll' trapezoidal. parabólica y 
rectangular Todas ellas producen resultados aceptables 

En la resistencia teórica del elemento en flexión. la forma de la distribución del esfuerzo en compresión 
debe concordar con la variacion de esfuerzos que se muestra en la Figura 3 6. El esfuerzo máximo se 

indica por k J. el e>fucrzo promedio por k, k, f, v el centroide de la distribución parabólica 

aproximada de la fibra extrema en compresión. por k,c. donde c es la posición del eje neutro. 
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1:1J.!11ro 3 6 Cond1c1oncs csfucr1.l1-0cfonnació11 en la rcs1s1cncia nonünal a la ílc:x1ón. 
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Para el acero en condiciones últimas, la resistencia nominal a momento, M,., se calcula por el equilibr; 
de las fuerzas y de los momentos 

Para el equilibrio de las fuerzas: 

C=T ll k k ( bc=A f t .~ e • su 

A f 
c=---~-~~-

k k. (b 
1 : ( 

(3.3) 

Para el equilibrill del momento. 

. ( k. A f ) t-1_ =(CóT)(d-k.c)=A f d------'~ 
' - ''" kkfb 

1 J • 

(3.4) 

Se supone que se alcanza la resistencia maxima cuando la deformación en la fibra extrema en 
compresión es igual a la deformación de falla del concreto E'" Cuando la falla ocurre. Ja deformación 
en el refuerzo en tensión E'" puede ser mavor o menor que la deformación por fluencia E, = f,/E,. lo 
cual depende de la proporción relativa entre el acero y el concreto Si Ja cantidad de acero es lo 
suficientemente baja, la fluencia del acero ocurrirá antes de Ja falla del concreto (condición de falla 
dúctil). Con una cantidad mas grande de acero, el aplastamiento del concreto se presentará primero, 
permitiendo que el acero permanezca elástico (condición de falla frágil) El reglamento contier 
disposiciones que p1etenden asegurar un modo dúctil de falla al limitar la cantida_d de acero en tensió .. 
Para la condicion de folla dúctil. f.u es igual a L y Ja ecuación (3 4) se transforma en: 

( k 
~ 1 =A f ! d - __ : -

. '\ k k, 
(3.5) 

S1 se conoce la ca11t1d;1d k:f(k1k1). se puede calcular la resistencia a mo111ento directamente a partir de la 
ecuación (3 5) No e' necesano conocer his valores para k1 k: k, poi separado Los valores para el 
termino combinado. y tambicn los valores 111dividuales de k. han sido establecidos a panir de pruebas, 
como se muestra se la Figura 3 7 Asimismu. como se muestra en esa misma figura k:i(k 1k,) varia entre 
ü.55yüti3 

La Ponland C ement Associauon ha adoptado la relación parabólica esfuerzo-deformación. mostrada en 
la Figura 3 8. para la mavor parre de su trabajo experimental y analitico. Todos los auxiliares para el 
diseño por resistencia publicad,1s por la !'CA) sus programas de computación se basan en la variación 
parabólrca del esfuerZll Estas distribuciones "más exactas" tienen su aplicación más imponante en las 
computadoras electrónicas y rw son recomendables para Jos cálculos hechos a mano. 
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/·'1}!ura 3. i. Par.í111etros di:I bloque de esfuerzos en el concreto. 
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Ec :::::::'.] 1 

Ec 

E = s1oooff e.n. Curva parabólica 

e > •o e-

e e 

1 
--1 

e, 

Del ormaciOn 

Concrero 

t = o e sr• e · e 

Supuesta vanac16n óel esfuerzo 

,,,.-- Acero ---... 

t 5 < e 
- y 

f = f s y 

Es • 2 039 000 Kgicrn2 

Figura S.·' Relación csfucrlo-dcformación establecida por PCA. 
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3. 2. 7 Hipótesis. 

Los requisitos de la hipótesis 3.2.6 se pueden considerar satisfechos si se emplea una distribuci 
rectangular equivalente del esfuerzo en el concreto. la cual se define como sigue· Un esfuerzo en el 

concreto de O S5f, se supondrá uniformemente distribuido en una zona de compresión equivalente que 

esté limitada por los extremos de la sección transversal y una linea recta paralela al eje neutro, a una 
distancia a = [l 1c a pa11ir de la fibra de deformación máxima de compresión. La distancia c, desde la 
fibra de deformación máxima al eje neutro. se medirá en la dirección perpendicular a dicho eje El 

factor 01 debera tomarse corno 0.85 para resistencia del concreto ( hasta 280 kg/cm2 y, para 

resistencias superiores a 280 Kg/cm2
, (3 1 se disminuirá O.OS en forma uniforme, por cada 70 kg/cm2 de 

aumento sobre 280 kgicm', sin embargo, no debe ser menor que 0.65 

El cálculo de la resistencia a la flexión. basada en la distribución parabólica aproximada del esfuerzo de 
la Figura 3.6. puede llevarse a cabo empleando Ja ecuación (3.5) con los valores dados de k2/(k 1k3). Sin 
embargo. para d propósito de un diseño práctico. es preferible un método basado en un equilibrio 
estático sencilll• El Reglamento permite el uso de un "bloque de esfuerzos" rectangular de compresión 
para reemplazar Ja distribución de esfuerzo más exacta de la Figura 3 6 (o de la Figura 3.8). En este 
bloque de esfuerzos. rectangular equivalente. mostrado en la Figura 3.9, se emplea un esfuerzo 

¡:iromedio de O 85f con un rectangulo de altura a= () 1c. determinado para que a/2 = k2c. 131 de 0.85 

para el concretll donde f, = 280 kg/cm' y O 05 menos para cada 70 kg/cm2 de ( en exceso de 280, se 

dctermim1 expcnmentcdmente para que estuviera de acuerdo con los datos de las pruebas. Para los 
concreto> de alta resistencia. de más de 562 kgicm 2

• se supone un límik inferior de 0.65 en el factor 13 1. 

La vanacion en11e f\ 1 ,·Ja resistencia del concreto f. se puede observar en la Figura 3 JO. 

b 

1 ' 1 Eu=0.003 

1T 
d 

e.n. 

0.85f~ 

H 
í 

a=P1c 

l_ 
,,,.-

·""·--

l 
1 
1 e 

a/ 

=o. 

. 

85f~ba 

T =A f 
5 y 

Bloque de esfuerzo rectangular 

l·-1g11ra 3. Y D1s1nbuc1ó11 rectangular cqu1\·aicn1c del esfuerzo en el concreto. 
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0.85 

0.65 

f3, 0.50 

0.65 s ~1 s 0.85 

••• 
o 281 562 844 

Resistencia a la compresiOn. I~ (Kg/cm2) 

Fi>:ura 3 /O Factor di: resistencia li1. 

Al emplear la distri,bución. de esfuerzos rectangular equivalente y al suponer que la fluencia del 
refuerzo ocurre antes de la falla del concreto(¡;,>¡;)). la resistencia nominal a momento.' M.,, puede 
calcularse mediante el equilibrio de fuerzas y momentos. "·. 

Para el equilibnc> de fuerzas. 

C=T 085fba=A.L ' . 

A1 
a=----

0 8'1". b 

Para el equilib110 del momento 

1\1,. =(CóT) (d-a/2)=AJ, (d-a/2) 

Susllluycndo (a) del equilibrio de las fuerza' 

( . \ 
. . 1 - A.! .. 

l\I =A t . d-0 )9- ! 
' . '! f b i 

\ ; / 

Observese que d ,·alo: O ~9 corresponde al k:/(k 1k.i) de la ecuación (3.5) 

(3.6) 

(3.7) 

Al sustituir A.= pbd' al expresarlo en forma no dimensional, se puede escribir la ecuación (3.7) de la 
s1gu1ente manera 
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(3.8) 

Como se puede ver en la Figura 3.11. la ecuac1on (3 8) está "de acuerdo sustancialmente con los 
resultados de pruebas de compresión". Sin embargo. es preciso tomar en cuenta que la distribución del 
esfuerzo rectangular no representa la distribución real del esfuerzo en la zona de compresión última, 
pero si proporciona esencialmente los mismos resultados obtenidos por las pruebas 

0.35 
• 

0.30 Mn ~ ryJ 
ud 1 f' = p i-os9p,.. 

e e , 
O. 25 ... 

•" 
0.20 

Mn 

bd' '~ o. 15 

o. 1 o 

o.os 

o 
0.05 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40 0.45 

J.1,.:ura 3 11 Pruebas di.'. ~(..l ''!!:tS. co111roladas por tensión (•~ > ~:..) 

3. 3 } 'r111c1¡JJr J.\ .\ · rt..''f '"·' / tu.' ¡:e11c..•ra/cs 

3. 3. J f<e.,1.\l<'llC1a l'úm1111<t! a F/ex11i11 

La resistencia nom1n;il de un m1embrn o 'ecc1ún transversal a flexión o a la acción combinada de 
flexión ~ carg;1 axial debe basarse en el equilibrio y en la compatibilidad de deformación. empleando 
las suposiciones de la sección 3 2 La resistencia nominal de cualquier tipo de sección con cualquier 
cantidad v d1stribuci1'n del refuerzo se calcula aplicando el equilibrio de fuerza y momento y las 
condiciones de cnmpa1ibil1dad de una fi.irma similar a la empleada para desarrollar la ecuación relativa 
a la resistencia nominal a llexion de una sc-:c1on rectangular con refuerzo a tensión únicamente. 

Utilizando la distribución rectangular equi,·;dcnte de esfuerzos. se presentan a continuación expresiones 
para la resistencia nominal a flexión de secciones rectangulares y con patin (secciones tipicas en la 
construcción con conc1eto) 

a) Sección rectangular con refuerzo por tensión unicamente. ver Figura 3 9 

Expresiones prnporcionadas por las ecuaciones 3.ó y 3.8 
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b) Sección con patín con refuerzo por tensión únicamente (Figura 3.12) 

A,1 
-2-

0.851~ ¡ • • ¡ 

1:1g1Jra 3 J:: D1stribuc1ón de dcfonnac1011cs) csfucr1.os cqui,·:iJc111~s para sccc1011c!'.i con patín 

CuandD el espesor del patin de compres1on es igual o mayor que la profundidad del bloque 
equivalente de esfuerzos a. la resistencia por flexión. M,. se calcula con la ecuación (3. 7) como 
una sección rectangular con un ancho igual al ancho del patin. Cuando el espesor del patín de 
CDmprco<iún es menor que "a", la resistencia a flexión, M,,. es (Figura 3.12) 

(3. 9) 

Donde 

A, 1 = . .\rea del rducrzu requerido para equilibrar la resistencia a compresiún de lo.s patines en 
camili,·er 

A.r= O 8'i( (b - b .. ) h1/f, ' . 

a = (:\ -:\. 1f /ü.851' b .. ' . "' (310) 

h = Ancho efc·ct1vo del patín. 

b" =ancho del alma 

h, = Espesor del patín 

c) Sección rectangular con refuerzo a compresión (ver Figura 3 3) 

Sr 

(3.11) 

La resistencia a flexión. 1\1,.. es. 
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(3 12' 

Donde 

a = (A -A. )1)0 85( b 

d. =Distancia de la fibra extrema en compresión al centrnide del refuerzo. 

Cuando el valor (A, -A; )/bd es menor que el obtenido anteriormente y el esfuerzo en el acero 

en compresión es menor que f, (e' decir E. >E,). entonces deberá efectuarse un análisis de 

compat1bd1dad de deformaciones (ver Figura 3 3) Alternativamente. la contribución del 
refuerzo en compresión puede depreciarse y calcularse la resistencia M,, por medio de la 
ecuacion (3) como sección simplemente armada 

d) Para otras secciones transversales la resistencia nominal, M,,. se calcula considerando las 
condiciones de equilibrio y compatibilidad de deformaciones. empleando las hipótesis de 
diseño 

e) La resistencia nominal a flexión. M ... de una sección de un miembro compuesto constituido por 
concreto colado en el lugar y conc1eto precolado se calcula de manera similar a una sección 
rectangular de concreto reforzado Ya que la resistencia ultima no está relacionada con la 
secuencia de la carga. no se hace ·distinción entre miembros apuntalados en el cálculo e' 
rcs1stenc1a. 

La condición de defurmación balanceada existe en una seccii>n transversal cuando la deformación 
maxima en la tibra c~trema a compresion apenas alcanza E:,-u =O 003, simultáneamente con la primera 
dcformacion a la fluencia de¡;,= E:, = C /E. en el refuerzo en tensión. En la Figura 3.13 se muestra esta 
condícion de dd\irmac1ón "balanceada" 
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b ·¡ E : 0.003 u 

4 ... • ªb' 2 

o o 
o o .. -

• o cb 
d 

Q , .... 

A sb =pbbd T 

• ••• 
J·i>:ura 3 13 Condicion b.:1l;u1cc;1d;.1 de defonn:tción por flexión. 

El porcentaje requerido de refuerzo. Po. para producir una condición balanceada en una secc1on 
rectangular con refuerzo en tensión. unicamente puede obtenerse mediante la aplicación de la.condición J, 
de equilibrio y de coni¡1atibilidad Al referirnos a la Figura 3.13 tenemos lo siguiente: '" .,, 

Para la Cllndic1on de deformación lineal· 

0.003 6.120 
=--- =----

d E -E .. ' 0.003- f. /2.0-10.000 6.120 + f, 

Por equilibrio de fuerzas 

C, =T, 

de donde 

o.s)p,f. e, 
P- = -r--. 

' d 

6.120 o.s)p,r, 
p,=--r---

, 6, 120+f, 

' 

(3.13) 

(3.14) 

En la tabla 3.1 se tienen valores de pb y O 7S pb para algunas resistencias típicas del acero y concreto. 
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1Qh/a 3 1 Porccnt;1JC de rcfucr¿o bal:u1ceado Pb (.v o. 75 ri,) p..'lía secciones rectan!,'Ulares con refuCrzo a tensión ú.n1ca1nenf" 
csfucrLos en kg/c1n:: 

fy 
1 

( =210 ( =280 ( =350 ( =420 

! p, =O ss p, =O 85 P, =0.80 p, =0.75 

2800 

1 

pb 0.0369 0.0493 0.0580 0.0652 

0.75pb o 0277 0.0369 0.0435 0.0489 

4200 
1 

pb 

1 

0.0213 o 0283 o 0333 0.0375 

o 75pb 0.0160 0.0213 o 02:'0 o 0281 
' 

El porcentaje balanceado de refuerzo, p0, para las secciones con patin y las secciones rectangulares con 
refuerzo en compresión se puede obtener por medio de la aplicación de las condiciones de equilibrio y 
de compatibilidad de manera similar. 

Para una sección de patín con refuerzo en tensión solamente: 

donde. 

f 
=08'-·(b-b )h f, ... . 

Para una seccion rcrtangular con refuerzo en compresiún 

. f,, 
p,=p,-¡l( 

donde f,. =el esfuerzu en el refuerzo en la condición de deformación balanceada 

d 
f,, = lJ.l:O-·d (6.120+f,) s f, 

y p, = porrenta,ie de rduerzo balanceado para una sección rectangular armada solo por tensión. 

3. 3. 3. f'urcl'll/O/'' nl<i.nmu de refua=o. 

(3 .15) 

(316) 

(3 .17) 

La resistencia a la flexión de un elemento se alcanza en condiciones últimas, cuando la deformació!! 
la fibra extrema en compresión alcanza la deformación ultima (aplastamiento del concreto), Ecu. A la •. 
última. la deformación en el acero de tensión apenas podría: alcanzar la deformación en la primera 
femando ~1lltunv ~\iranJ.:1 48 
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fluencia (E,= Ey = L !E,), ser menor de la deformación a la fluencia (elastica) o exceder la deformación 
a la fluencia (inelástica). La condición de deformación unitaria del acero que existe en la deformación 
última del concreto. depende de la proporción relativa entre el acero y el concreto. Si la cantidad de 
acero es suficientemente baja, la deformación en el acero de tensión excederá en mucho la deformación 
a la fluencia (¡;, >> é:y) cuando la deformación del concreto alcance é:,u con una deflexión grande y la 
advertencia de una falla inminente (una condición de falla dúctil) Con una cantidad más grande de 

acero, la deformación en el acero de tensión posiblemente no alcance la deformación a la fluencia (E, < 
e;,) cuando la deformación en el concreto alcanza E,u, con una deflexión pequeña y con poca 
advertencia de una falla inminente (una condición de falla frágil) Para el diseño. es deseable restringir 
la condición de resistencia última para poder esperar un modo de falla dúctil 

El Reglamento contiene disposiciones qu,· tienen la finalidad de asegurar un modo de falla dúctil 
mediante la limitación de esfuerzo al 75°10 de la cantidad que causa la deformación en el acero de 
tensión para alcanzar apenas la deforn1aciun E., del concreto. lo cual se define como la "condición 
balanceada". y la cantidad de acero requerida para producir una condición balanceada a la resistencia 
última. se define como "el porcentaje Ph balanceado del refuerzo". 

La cantidad máxima de acero que se permite para una sección rectangular con acero de tensión es: 

Ü -s-· 07/1º sn ( 6.120 l P =!p.= _, .8.p.-·----J 
=• 'f 6 l 'O•f 

:... 1 • - ' 

(3 18) 

La cantidad máxima de acero que se permite para una sección con patín con acero en tensión es: 

(3.19) 

La cantidad múxima de acero que se permite para una sección rectangular con acero en compresión es: 

P~. =0 75i}, - p 
1f~ 
' 

(3.20) 

Es preciso notar que con el acero de acero en compres1on. la pane de Ph que aporta el acero de 

compresión (p f,, lf,) no necesita reducirse por el factur de 0.75 Para el componamicnto dúctil de una 

viga con acern de compresión. sólo aquella porción del total de acero a tensión balanceada por la 

compresión en el concreto ~Í,) necesita estar limitada 

Se debe tomar en cuenta que el limite de la cantidad de acero en tensión, para los elementos en flexión, 
es una l1mitacion delinida pur la especir1cación para el componamiento dúctil. Las pruebas han 
mostrado que las '1gas ·reforzadas con una cantidad calculada de acero balanceado. en realidad se 
comportan de manera dúctil con deflexioncs que se incrementan poco a poco y que se agrietan hasta la 
falla última Las fallas repentinas en compresión nu ocurren hasta que la cantidad de acero es 
considerablemente mas alta que la cantidad balanceada calculada 
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Una razón para lo anterior es el límite de la deformación última del concreto supuesta como Ecu = O 003 
para el diseño. La deformación máxima real. basada en las pruebas fisicas, puede ser más alta que est' 
valor. El valor de 0.003 sirve como límite inferior de la deformación unitaria restrictiva A menos qL 
se requieran cantidades anormales de ductilidad. la limitación de 0.75 Pb proporciona un 
comportamiento dúctil adecuado para la mayoría de los diseños 
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F.ACULT.AD DE INGENIERIA U_N_.A._1\11_ 
DIVISIC>N DE EDUC.ACIC>N CONTINUA 

FLEXO-COMPRESIÓN EN ELEMENTOS DE CONCRETO 

OBJETIVOS 

Presentar los aspectos generales del diseño por flexo-compresión en elementos de concreto reforzado, 
así como la elaboración de los diagramas de interacción siguiendo las disposiciones reglamentarias del 
ACI 

Desarrollar ejemplos típicos de diseño de columnas de concreto reforzado de acuerdo al ACI utilizando 
el programa ST AAD/PRO. 
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Flexo-compresión en elementos de concreto 

./. J h11roduccuj11 

Todas las columnas se ven sometidas a cierta flexión y fuerza axial por lo que es necesario diseñarlas 
para que resistan ambas solicitaciones Las llamadas fórmulas de "carga axial", presentadas en el 
capitulo 2. toman en cuenta algún momento porque incluyen el efecto de pequeñas excentricidades con 
los factores O.SO y O 8~ Esos \'alores son aproximadamente equivalentes a suponer excentricidades de 
0.1 Oh para columnas con estribos y de 0.05h para columnas zunchadas. 

Las columnas se flexionaran bajo la acción de los momentos y estos tienden a producir compresión en 
un lado de las columnas y tensión en el otro. Según sean las magnitudes relativas de los momentos y 
las cargas axiales. existen varias maneras en que las secciones puedan fallar Si la carga se coloca cada 
vez con mayor excentricidad (produciendo asi momentos cada vez mayores) hasta que finalmente la 
columna se ve sometida a un momento flexionante de tal magnitud que el efecto de la carga axial se 
vuelve despreciable Se supone que la falla de la columna ocurre cuando la deformación unitaria a 
compresión en cualquier punto de la zona en compresión en la sección alcanza el valor 0.003, o cuando 
el esfucrw de tensión en el ai:ero llegue a su valor de fluencia/;., se pueden distinguir los siguientes 
casos 

!' 
" 

.. L 4 " . . i-t . ·~ 

4 <l 1 

--'-~~~~·~~~~ 

¡..·,?ura .J 1. Carga axial sin 1no1ncnlo 

a) Car¡.:a a.na/ ¡.:rw1Je co11 momell/o J~.,precwhle (Figura 4.1 ). Para esta situación, la falla ocurre 
pnr aplastamiento del concreto habiendo alcanzado todas las barras en la columna su esfuerzo 
de tluencia en rnmpresión. 
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p 
n 

1 e 

• 4. 

l·-1gura .J 2. Carga axial grande y n10111cnto pcqueüo. 

h) Carga axwl grw1de y 1110111e11to peq11eliu, tal que toda la secc1ó11 tra11sversal está en compresión 
Cuando una columna está sometida a un momento flexionante pequeño esto es. cuando la 
excentricidad es pequeña. Figura 4.2, la columna entera estará en compresión, pero la 
compresion serú más grande en un lado que en el otro El esfuerzo de compresión máximo en la 

columna será de O 85 }, y la falla ocurrirá por aplastamiento del concreto. con todas las barras 

trabajando a cornpresion. 

p 
n 

1 

~ •I 
· .. i < 

-·~-~~ 

f"1>:ura .J 3. Aurncnlo a cxccntric1dad 

c) Ln ·emncidad mayor que en el ca.1u (h). por lo que em¡ue:a a desarrollarse te11sió11 e111111 /ado 
d" la cu/111111w. Si la excentricidad se incrementa un poco respecto al caso anterior (Figura 4.3), 
empezar a a desarrollarse tensión en un lado de la columna y el acero en ese lado estará en 
tensión. pero rnn un valor menor al correspondiente al esfuerzo de fluencia. En el lado opuesto 
el acer,1 estara en compresión. La falla ocurre por aplastamiento del concreto en el lado de 
cornprc:-;1nn 
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Dtseño de estructuras d~ .:oncr<!hl d.: a.:u~n.io al ACI. utilizando d programa STA.AD/PRO 

.. · .. . . 
Figura -l . .J. Condición de carga balanceada. 

d) Crmdiori11 di: rntJ:a ha/anceada. Al crecer la excentricidad se llega a una condición en que las 
barras de refuerzo en el lado de tensión alcanzan su esfuerzo de fluencia al mismo ti~mpo que el 

concreto en el lado opuesto alcanza su compresión máxima de 0.85 f.. Esta situación se llama 

co11d1círí11 de carga ha/onceada (F1p1ra -l..I). 

e .... 

• r· .. 
J " .. ,.N 

[ 
1:1gur,1 .¡ 5. E:\.ccntrii.:1dad 1na~or que la condición balanceada. 

<') Airmte1t111 pwu/,· con car¡:a axial ¡1c•qfl<'tia (Figura -l.5). Si la excentricidad crece aún más, la 
falla se: inicia pcir la fluencia de las barras en el lado de tensión de la columna, antes que el 
aplastamiento di:l concr~to 

Femando Monroy ?-.!tranJa 
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1:1g11ra -l. 6 Mo1nc1110 µrandc con carga a'Xi:1l dcsprcc1ablc 
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Diseño de estru..:turas di: ..:oncreto de acuerdo al ACI, ut1hz.ando el programa ST AA.JJIPRO Capitulo 4 Flcxo-<omprc~i611 en dcn1 .. -ntos de concreto 

j) Mome/1/o grande cm1 carga axial 110 apreciable. Para esta condición, la falla ocurre como en 
una viga (Figura 4.6 ) . 

./.2 Res1ste11cw 110111111a/ parnflexión y carga axial 

La resistencia de un elemento o de una sección transversal, sujeto a flexión y carga axial combinadas, 
Mn y Pn, debe satisfacer las dos condiciones que se requieren para un elemento sujeto sólo a flexión, es 
decir: 

1) Equilibrio esiático y 

2) Compalibilidad de deformaciones 

El equilibrio entre las fuerzas de tensión y de compresión incluve la adición de la carga axial, P.,, que 
actúa en la sección transversal Las condiciones del esfuerzo y de la deformación en el concreto y el 
acero de un elemento bajo compresión axial y ílexión combinadas se pueden observar en la Figura 4. 7. 
La fuerza de tensión o de compresión, desarrollada en el acero, se determina a partir de la condición de 
deformación en la posición del acero 
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·,,.-. e:.'· · · o··c 
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, C') 'I ~ ()" ;·: . . ·.t).,:. I. 
·e -' .. +.'. - -

"• -• • • -

--

d 
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Tf 
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·~T 
e 1 spl C: 

1 l_ 

'------
c.< t.¡ (Controla compresión) 
c. = c1 (Condición balanceada) 
c. > cy (Controla tensión) 

l-rgura.; :'. Co11d1..:1oncs csfui:rll•-di:fon11.ac1ón para flexión~· carga axial con1b1nadas. 

De la Figu1 a 4 7 

Para A C, =A, f =A, (E, E,) cuando E, ·:E, (deformación por fluencia) 

o C, =A. f. cuando E, ::E, 

Fcnw.ndo Mo1noy ~.lua111.L 
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Ce 
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D1sei'io de estru..:turas d..: ..:oncrl!'to d..: a..:ul!'rdo :.il ACI. utilizando d programa ST AAl)fl'RO 

Para A, T =A, f, =A, (E, E.) cuando E, <E, (4 3) 

o T=A,f, cuando E~ :2" E~ (44) 

La resistencia combinada carga-momento (Pn y Mn) puede calcularse por equilibrio de fuerzas y 
momentos. 

Por equilibrio de fuerzas 

P -T-Cs-Cc=O , (45) 

P, =Cc+Cs-T (4 6) 

. dónde 

Cc=O 85( ba ( 4 7) 

Por equilibrio ele momentos respecto al medio peralte de la sección 

( 4.8) 

Para una condición de deformación conocida, la resistencia correspondiente carga-momento Pn-Mn 
puede calcularse directamente suponiendo que la deformación unitaria en el acero en tensión A, se 
halla en la primera fluencia(¡;,= E,.) Esta condición de deformación (deformación simultánea de ()r003 · · ·' 
en la fibra sometida a compresión y la aparición de la primera fluencia en el refuerzo P.ºr tensión) 
define la resistencia carga-momento balanceado Pn y M,, para la sección transversal ' 

Para la condiciun de defórmaciún lineal 

C, E 003 6120 
. - ~ - - -· = - --·- ( 4 9) 

d e, - e. ou:; .. fJ!.040,000 6120.,. f, 

y 

( 4.1 O) 

tambien 

C, - d E, 
(4.11) 

y 
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Diseno de estn.k"turas de concreto d.: acuerdo ni ACI. ulihzando .::1 programa STAAD/1'RO 

E. =.003(!-d/c,)= 003 1-d'/d ' 
[ (

6!20+f. )] 
' 6120 

(412) 

f,=E E. =6120 1-d'/d ·_ peronomavorquet~ . [ (6120+( )] 
' ' ' 6120 . 

(4 13) 

Por equilibrio de fuerzas 

(414) 

Por equilibrio de momentos 

. (h b) . (h 1 l/ d J M = P, e = O 8 'i f ba ! - - - + A f - - d 1 + A f - - h 
, ·' ro • - e ri , ") "') ' ~ ") ,: 1 ~ 7 

\- - - , -
(4.15) 

La resistencia balanceada del momento y de la carga de una secc1on transversal define una de las 
muchas co111b1nacione' posibles de la carga con el momento. dentro del rango de interacción de ·1a 
carga con d 111oment<' para los elemento> sujetos a flexión con carga axial combinadas. La forma 
general de un diagrama de inte1acción de resistencias se puede ver en la Figura 4.8 

e 
!l. 
it. 
·¡¡ 

"' 
"' ¡:¡. 

"' u 

e:O 

Momento. 1.1,, 

Res>stencia controlada por el 
aplastamiento óel concreto 

... 

R0s1st0nc1a controlada por 
la fluencia del acero de retuerzo 

e=-

La combinaciún de la carga con el momento puede ser de tal manera que exista compresión en toda o 
casi toda la sección y que la deformación a compresión unitaria en el concreto alcance O 003 antes e 
fluencia dd acero en tensión (1:, < ¡;,.). conucida como el segmento de "control por compresión"; o.~ 
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Diseño de cstru..:turas di: ..:oncrcto Ji: a..:uc:rdtl al ACI, utilizando l!'I programa STA·\D/l'RO Capitu!u 4 Fle'\u-..:ompri:,1ón i:n l!'li:m<.'Otus dc: concreto 

combinación de la carga puede ser de manera tal que la tensión exista sobre una gran parte de la 
sección, haciendo que la deformación a la fluencia (E,> E_.), cuando la deformación a compresión en el 
concreto. alcance 0.003, conocida como el segmento de '·control por tensión". La condición 
''balanceada" de la deformación (E,=¡;,) separa estos dos segmentos de la curva de resistencias 

En la Figura 4 9 se muestra la variación lineal para toda la serie de la resistencia de interacción de la 
carga con el momento 

o 

Compresión pura 

o 
1 cc=O. 001 

Resistencia controlada 

por compresión 

's >'y 
¡,, . 

Resistencia controlada 
por tensión 

1:1:i:11ra .J Y \'ariac1ón de la dcfon11;12ió11 para tod.1 L1 sene de 111tcracc1oncs carga-1no1ncnto. 

Bajo compresii1n pura. la dcfo1 mación es uniforme en toda la sección transversal e igual a 0.003. Con 
el incremento de la e~centricidad de la carga (el momento), la deformación por compresión en la "cara 
de tensión" disminuye gradualmente hasta llegar a cero. luego se convierte en tensión, hasta que la 
deformacion pllr tcnsion en el acero más distante del eje neutro alcanza la deformación a la fluencia (E, 
= e,) en la condición b;ilanccada de deformación Para este rango de variaciones de la deformación, la 
resistencia de ia scccitu1 esta controlada por la compresión (0.003 a E, = e,.). Más allá de la condición 
balanceada de deformación. la deformación del acero aumenta gradualmente (E, >> Ey) hasta el estado 
de la flexión pura. con excentricidad infinita de la carga (e= oo). Para este rango de variaciones de la 
deformación. la resistencia esta controlada por la tensión (¡;, > Ey). Con el incremento de la 
excentricidad existe cada vez mas tensión sobre la sección transversal. Cada una de las posibles 
condiciones de· deformación. que se muestran en la Figura 4.9. describe un punto, Pn y M0 , sobre la 
curva carg.a-mnn1ento 

Fcnuin<ln ~1onroy t-..1 n .111Ll1 1' ' 
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Diseño de estructuras de ~-oncreto di: acuerdo al ACI. ulihzando .:1 programa ST A:\Dll'RO 

./. 3 Desarmllu de los dwgramas de i111eracció11 

Si una carga axial de compresión se aplica a un miembro corto de concreto, éste quedará sometido 
una deformación unitaria uniforme o acortamiento. como se muestra en la Figura 4. IO(a) Si se aplic~ 
un momento sin ninguna carga axial al mismo miembro, este tendrá una flexión respecto al eje neutro 
del miembro. tal que la deformación unitaria será proporcional a la distancia al eje neutro. Esta 
variación lineal de la deformación unitaria se muestra en la Figura 4. lO(b). Si se aplican al mismo 
tiempo un momento v una carga axial. el diagrama resultante de deformación unitaria será una 
combinación de dos diagramas lineales que también sera lineal. como se ilustra en la Figura 4. lO(c). 
Como resultado de este caracter lineal, podemos suponer ciertos valores numéricos para la deformación 
unitaria en una parte de una columna y determinar las deformaciones unitarias en otras partes por 
medio de 111terpulación lineal 

p p 

M 
~ ~ -M 

Condición 
+ D de carga = 

1 
+ ~ = Dcfor=cioncs [ ] unitarias 

(a) Co.rga axial (b) Momento (e) Carga axial 
y momento 

1·1.S!ura .J IV Dch1n11acioncs u11ilarias en la colu11111a. 

Al camb1a1 la carga ª'ial aplicada a una culumna. el momento que la columna puede resistir también 
cambiara 

Suponiendll que el concreto en el borde de compresión de la columna falla a una deformación unitaria 
de O 003. se puede suponer una deformaciun unitaria en el borde alejado de la columna y calcular por 
estat1ca los valores de/',, y k/" Luego. manteniendo la deformación unitaria de compresión de 0.003 en 
el borde e~tremo. podemos suponer una serie de diferentes deformaciones unitarias en el otro borde y 
calcular/',, v Aí" para cada valor diferente. Finalmente se obtendrá un número de valores suficiente para 
trazar una curva de intc1 acc.ión cumo la mo:<trada en la Figura 4 11. 
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Diseño de estructuras d.: concrcto d..: acuerdo al ACI. utilizando el progr.ima ST AADIPRO 

M,. • P,.t 

¡;-'>!'"'ª .J. J /. l111cr.1cc1on de curvas parJ llll~l colunina rcct~1ngular con dJfcrcntl:S co111b1nac1011cs de csfucrLO . 

./ . ./ A10Jificacio1u:s di:/ uN.11>:0 a los J1ú¡.,'Tw11a.1 Jt! 1111erucció11 Je co/11m11as 

Antes de que los diagramas de interacción puedan usarse para análisis y diseños prácticos. tienen que 
pasar por tres modificaciones de acuerdo con el código ACl Estas modificaciones se describen a 
continuacion. 

(a) Los diagramas descritos hasta ahora se han preparado para cargas últimas de columnas o valores P •. 
Sin embargo, el códigu (9.3.2¡ especifica factores de reducción de resistencia o factores 4> que deben 
multiplicarse por los 'a lores / ', para obtener valores de diseño Asi las curvas de interacción para el 
diseño de columnas deben rellejar el efecto de los factores cj>, como se muestra en la Figura 4.12. 

/Curva teónca o nominal 

Curvo de disl:fto m f X curva nominal 

l·iguro .J J 2 DLagr.1111.a de uucracción 1córico y de disctlo. 

(b) La segunda modificación se refiere tambien a los factores cj>. Si una columna tiene un momento muy 
grande y una carga axial muy pequeña. de modo que se ubica en la parte inferior de la curva entre los 
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puntos B y C (véase la Figura 4.13), el uso de esos pequeños valores de 4J es poco razonable. Por 
ejemplo, para un miembro en flexión pura (punto C en la misma curva) la 4> requerida es de 0.90, pero 
si el mismo miembro tiene una muy pequeña carga axial añadida, 4> se reduce inmediatamente. Po 
esto, el código establece que para miembros con;;. menor o igual que 60,000 lb/pulg2

, con refuerzo 
simétrico y con (h - d' - ds)lh no menor que 0.7 (véase la Figura 4.14), el valor de 4> puede 

incrementarse linealmente de 0.70 o 0.75 a O 90, conforme 4Jl'n disminuye de O 10 /A, a cero. Para 

otros miembros<!> puede incrementarse linealmente de O 70 o 0.75 a 0.90, conforme 4>l'n disminuye de 

0.10 ¡;A, o 4>1', (el que sea menor) a cero El efecto de esta modificaciones producir un rompimiento 

en la pane inferior de una curva de interacción de diseiio. como se ve en la Figura 4. 15 Si se tiene una 
carga axial de tensión. qi será siempre igual a O 9. 

1 u:..1% de cargD axial 

A 

l 
Región de falla a 1cnsión 

Rcsistcociu a ílcx16n del miembro 

--- Momento M11 

¡.1...:11ra .J I .' c·ar.ictcn~1c;1~ di:I dJagr.11n:1 di.: interacción de una colu1nna 
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· Di.seña de cstru..:turas de ..:on..:reh) d..: .i..:u~do al ACI. ut1hz.andv .:1 progran\a STA.-\l>fl'RO 

• • 
• • 
• • 

h -d' - d s d' 
--

1-4,:---h ----ti..f 
f·i~ura .J. / .J Sección con rcíucrlo s1111Ctnco. 

Corte con base 
' , /(' en las fónnulas de ~Pn máxima (e) 

;: 

·•h 

$ 

~ 

' 

Rompimiento con base 
en los valores~ modificados (b) 

/ 

!·1.1..•ura .J 15. Fonn.a de la ..:un:1 de 1ntcr.1cc1ón para d1sc1lo de colu11111as 

(c) Como se vic1 en el capitulo 2. las cargas permisibles maximas de las columnas se especificaron sin 
importar cuan pequeños fuesen sus valores de e. En consecuencia. la parte superior de cada curva de 
interacción de diseño se muestra como una linea horizontal que representa el valor apropiado de: 

!'.=<PI' .... ~ para columnas con estribos= o.sov'[o.ss¡; (A, -AJ+ f,A,,] 
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P" = rjJ !',,,,.~ para columnas zunchadas = O 85!/J[ü 85 J; (A-' - A.,)+ f, AJ 

Debe recordarse que estas formulas se desarrollaron para dar resultados aproximadamente equivalente> 
a los de las cargas aplicadas con excentricidades de 0.10/i en las columnas con estribos y de 0.05/i en 
las columnas zunchadas 

Cada una de las tres modificaciones descritas aquí estan indicadas en la curva de diseño en la Figura 
4.15, la letra en paréntesis corresponde a la letra usada para describir las modificaciones en los párrafos 
anteriores 

./.5 Fla11ú1 hwxia/ 

Muchas columnas están sometidas a flexión biaxial, esto es, a flexiün respecto a dos ejes Las columnas 
en las esquinas de los edificios, donde las vigas y las trabes concurren con las columnas desde dos 
direcciones. son los casos mas comunes, pero existen otros, tales como aquellos donde las columnas se 
cuelan monoliticamente. como si fueran partes de marcos o donde las columnas soportan vigas de 
fachada muy pesadas Por ejemplo, los estribos de puentes casi siempre estim sometidos a flexión 
biaxial 

Las columnas circular es tienen simetría polar y por ende la misma capacidad última en todas las 
direcciones. Por lo tamo, el proceso de diseño es el mismo, independientemente de las direcciones de 
los momentos Si existe flexión respecto a los ejes x y y, d momento biaxial puede calcularse 
combinando los dos momentos o sus excentricidades. mediante las ecuaciones siguientes 

(416) 

o bien 

e= (4 17) 

Para formas di,;tintas a la circular. es necesario considerar los efectos de la interacción tridimensional. 
Siempre que sea posible. conviene diseñar las columnas sometidas a flexión biaxial con sección 
circular. S1 es nccesano usar columnas cuadradas o rectangulares, el refuerzo debe colocarse en forma 
uniforme en tod<' el penmetro 

Logicamente, se puede pensar que seria po,ible determinar l'n para una columna cargada biaxialmente 
mediante las ecuaciones de la estática Tal procedimiento conduce a la respuesta correcta, pero las 
operaciones m:1tematicas no son sencillas debido a la forma del lado comprimido de la columna, por lo 
que el metodo IH• rcsu\1a practico No obstante. con respecto a la Figura 4.16. 
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Diseno de estructuras de eoncreto d.: acuerdo al ACI. ut1hzando .:1 programa STAAI>fl'RO 
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~ 

Capitulo 4 Fle~o-compr<!'~1ón en <!'l<!'n1entos de concreto 

'-.....,Pn 

, . 
. ·• 

. ..., 
¡.·,J!ura ./. /l'.í. ljna solución para ílc:\ión biaxial. 

Se escoge una posicilin supuesta para el eje neutro y se dibujan los triángulos apropiados de 
deformaciones unitaria;. como se muestra en la Figura 4.16. Se escriben las ecuaciones usuales con Ce 
= O 85 / vece' el área rayada A, y con las fuerzas en cada barra iguales al área de sus secciones 

transversales, multiplirndas por sus esfuerms respecti\'OS La solución de la ecuación da la carga que 
estableceria la posición del eje neutro: sin embargo. el proyectista usualmente comienza el diseño con 
cienas cargas,. cxccmricidadc, supuestas y no conoce la posicion del eje neutro; ademas, el eje neutro 
probablemcntt: lll> es perpendicular a la resultante 
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Diseño de estructuras d.: ..:oncretu d.: acuerdo al ACI. utilizando c.:I programa STA .. A.D/l'RO Capítulo 4 Fk\o-compre~1ón e11 den1ento~ de concreto 

1:1gura -l. f 7 Curvas tnd11ncns1onalcs de i11tcracc1ón 

Para formas de columnas que sean diferentes a la circular, es conveniente considerar curvas 
tridimensionales de imeracción como la de la Figura 4.17. En esta Figura, la curva marcada M, 
representa la curva de interacción para el caso en que la flexión ocurra sólo respecto al eje x y •. 
marcada 1H,,, 0 es la cun·a de interacción par.i el caso en que la flexión ocurra sólo respecto al eje y. 

En la Figura ~ 17. pa1a una l'n constante. el plano sombreado representa el contorno de Mn para la 
flexión respecto a cualquier eje 

Actualmente, el análish de las columnas sometidas a flexión biaxial se hace principalmente con 
computadora lino de los métodos aproxim;1dos que es útil en el analisis, es aquel que implica el uso de 
la ecuación de interaccion reciproca desanollada por d profesor Boris Bresler de la Universidad de 
California en lle1 kele' Esta ecuación. es la siguiente. 

= (4 18) 
/'n, J'.,, J'., /'., 

en ella 

/'., = capacidad nominal de la sección por carga axial cuando la carga se coloca con una excentricidad 
dada a In largo de ambos ejes 

/',.,=capacidad 110111i11al de la sección por carga axial cuando la carga se coloca con una excentricidad 

<!' 

l'n_, = capacidad nominal de la sección por carga axial cuando la carga se coloca con una excentricid 
t..'y 
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Diseño d.: .:stn.1,:turas d<: .:on<..'fe\•\ d.: a.:ui:rdo <il ACI. utJht..ando <..'i programa STAADll'RO 

Po =capacidad nominal de la sección por carga axial cuando la carga se coloca con excentricidad cero 

Se toma usualmeme igual a 0.85 /A.,+ /,.A, 

La ecuación de 8resler funciona bastante bien mientras que /' •. es por lo menos tan grande como 0.1 O 
P0 . Si P. es menor que 0.1 O P.,, es válido despreciar la fuerza axial por completo y diseiiar la sección 
como un miembro sometido sólo a flexión biaxial Este procedimiento es algo conservador. Para esta 
parte inferior de la cun·a de interacción, debe recordarse que una carga axial pequeña incrementa la 
capacidad por momento de la sección La ecuación de 8resler no se aplica a cargas axiales de tensión. 
El profesor 8resler encontró que las cargas últimas que se predicen mediante su ecuación para las 
condiciones descritas, no varían respecto a los resultados de las pruebas en más de un 10%. 

"~ 

''ª· 
~ 

;•" 

' 
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FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.IVI. 
DIVISIC>N DE EDUCA.CIC>N CONTINUA. 

DISE,ÑO POR FUERZA CORTANTE Y MOJ\.1ENTO FLEXIONANTE 

OBJETIVOS 

Presentar los aspectos generales del diseño por fuerza cortante así como el procedimiento de diseño de 
acuerdo al A C l. 

Mostrar, mediante ejemplos típicos, el diseño de vigas y columnas de concreto reforzado de. acuerdo al 
ACI utilizando el programa ST AAD/PRO. 
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Diseño d.: estru ... 1uras ¡\~ con,.Teto J.: a..'U<!fJ.• al ACI. utiliu.ndo '°l J1fogr:una STAAl>íl'RO Capitulo 5 D1~ño por fu.:rta ~·ürt.Jnt.: y mom.:nto fl.:x1onante 

Diseño por fuerza cortante y momento flexionante 

5.1 J111rod11cc1u11 

La naturaleza rclativa111cntc rcpemína de una falla ··pur conante" comparada con una falla ductil por 
flexión. determina la conveniencia de di>eii.1r los elementos de manera que su resistencia al conante sea 
igual o mavor que su rc·sistenc1a a la ílcxió:i Para asegurar una falla dúctil por flexión. el Reglamento 
limita la cantidad maxima d~ refuerzu lungitudinal y requiere, excepto para cienos tipos de 
construcciun. una cantidad minima de refuerzo por C<inante en todos los elementos en flexión, si la 
resistencia a cuname rcquerid;1 c~1:eJe el 51 1º'• de la re>istencia de diseño al conante proporcionada por 

el concreto ( 11: '-'V,). 

La deten111nacion de la c·antidad de rcfut·rzo por conante se basa en una forma modificada de la 
analogía de la armadura. la cu;.I establece que el refUerzo por conante resiste la totalidad del conante 
transversal Numerosa.< invest 1.uaciones indican que se puede suponer que la resistencia al conante 
proporcionada por el concreto V, e~ igual al conantc que produce agrietamiento inclinado; por 
consiguiente. es posibk d1seii:11 el r ef..ierzo pur con ante en forma tal que supone únicamente el exceso 
de conante 

5.~ /~l'Sl.\fl'llCJo u/ c:ur1tutf1· 

Las dispus1cio11cs de d1>eriu p:irn conantc. se presentan en terminos de fuerzas cortantes (en lugar de 
esfuerzo>) par;1 que se:in comp:itit>les con !:is otras cundiciones de diseño para el 111etodo de diseño por 
resistencia qui.: :\e t.."'.\.pr1.:~a t..•n Il··:111ino.1i dl." c.:irgas. nH.lrncntos y fuerzas 

Consecuentemente. el cunamc se expresa en terminus de la fuerza conante factorizada. Yu. empleando 
los requisitllS b:i,icos de rcsistl'ncia al conante 

Resistencia al conante dl' diseño ::: resistencia al conante requerida 

(5. 1) 

donde 

(5.2) . 

sustituyendo p:ira \", 

(5.3) 
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DtSeño de estructuras de o.:oncrcto d..: acuerdo :il ACI, utilizando d programa ST AADfPRO Capítulo 5 Diseño por fuerza cortante y momento Oexionante 

Donde la resistencia de diseño al cortante qi V n es la suma de la resistencia al cortante proporcionado 
por el concreto tllY, más la resistencia al conante proporcionada por el refuerzo de cortante qiV,. 

La resistencia al cortante en cualquier sección se calcula empleando las ecuaciones 5.1 y 5.2, de donde 
se obtiene la fuerza conante factorizada, Yu, mediante la aplicación de los factores de carga y 
resistencia respectivas. 

La resistencia al cortante de una sección se incrementa cuando alguna reacción produce compresión en 
la región extrema de un elemento. En este caso, las recomendaciones del reglamento permiten diseñar 
secciones entre el apovo y una distancia, d, del paño del apoyo, para la misma fuerza cortante, v. como 
la calculada a una distancia, d. Las condiciones de apoyo típicas en las cuales se puede utilizar la fuerza 
cortante factorizada. v ... a una distancia. d, del apoyo, incluyen: elementos apoyados en la parte inferior 
del elemento, como se muestra en la Figura 5.1 (a) y elementos que se unen monolíticamente con otro 
elemento, como se ilustra en la Figura 5. l{b) y 5 l(c). 

~ 
' . 4 "' 
• • . . .... 

(e l 
(o l ( b) 

l 

Vu EJ -

llllllll I~ \/" -1IVu Vu 

( d l le l ( 1 ) 

¡:,R11ra 5 J (t111d1cioncs t1picas de a¡x)\o para la locali:t .. ación de la fuerza cortante factori1.ada Yu. 

Para el casn dt· clemenws que se unen a un elemento de apoyo sujeto a tensión, como se muestra en la 
Figura 5 1 t d) La sección critica por cortante debe tnmarse en el paño del apoyo, y debe también 
investigarse el cortante en la unión. Asimismo. la Sección 11.1.3.1 del reglamento no es aplicable para 
cortante en columnas. como se muestra en la Figura 5. l(c). Aunque el cortante generalmente sería el 
mismo a tndo lo largo de la columna. el momento Mu. en el paño del apoyo debe ser usado si la 
resistencia proporcionada por el concreto.\',, es calculada con las ecuaciones 11.6 y 11.7. 

En aquellos casos en los que no ocurre un cambio brusco en el cortante entre el paño del apoyo y la 
distancia. d \ju ejemplo de esta condición se ilustra en la Figura 5. l(f) donde una carga concentrada 
esta ubicada cerca del apoyo. El cortank entre el apoyo y la distancia, d, difiere radicalmente del de la 
distancia. d para este caso, el cortante maximo. v •. debc tomarse en el paño del apoyo 

5. 3 El limite de /e· 

Femando Monroy t-.tir.mda 67 
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Diseño de cstru..:turas d<! .. :oncreto ll<! acuerdo al ACL utilizando d programa ST AADfl'RO Capitulo 5 D1"<ño por fucr1..a ~·ortantc:: ~ momento flexionante 

El Capítulo 11 del Reglamento contiene ecuaciones para calcular las resistencias a cortante y torsión 

proporcionadas por el concreto estas ecuaciones son una fünción de -.Je y han sido verificadas 
experimentalmente para elementos con resistencia a la compresión de 21 O kg/cm2 a 560 kg/cm2 En 
ausencia de datos de prueba para elementos con C' > 700 kl!fc111 2 los valores de -.Je en la edición de 
2002 del Reglamento, están limitados a 7.0 kg/cm2

• excepto Jo que se hace notar en la Sección 
respectiva del reglamento. 

El regla111cnto no prohibe la utilización de concreto con C' > 700 kg/c1112 Simpl~mente llama la 
atención dd ingeniero para que no cuenll' con resistencias que excedan 700 kg/cm· al calcular las 
resistencias a cortante,. torsión proporcionadas por el concreto (V, y T,.). 

5. -l }{esi.\te11cit1 u cor1t1111e ¡Jro¡1orc1011aJo ¡1ur el co11crc.•/o ¡Jura ele111c.:11tu.\ 11<1 ¡1re.~/or=,1Jo., 

Al calcular la resistencia al cortante proporcionada por el concreto en elementos sometidos unicamente 
a cortante,. flexión. ltls diseñadores tienen la opción de aplicar va sea la forma simplificada V,; 0.53 

-.Jt~'b"d. o la expresión 111ás elaborada que da la ecuación 11.5 del reglamento. Al calcular V, a partir 
de la ecuación 11.'.' del reglamento será necesario ad\'ertir que v. y M. son los valores que se 
presentan simultánca111cnte en la sección considerada Se permite un valor máximo de 1 O para la 
relación V,,d/l\l,,. para elementos no sometidos a compresión axial. a fin de limitar\', cerca de los 
puntos de inflexión (en estos puntos M, es igual a cero o es muy pequeño). 

En la Sección 11.3.1 del reglamento. se presentan expresiones simplificadas de V, para elementos 
sujetos a cortante y fle,ión con compresión axial, ten>ión axial o torsión, con e'presiones opcionales 
para V, más ebboradas. disponibles en la Sección 11 3 2 del reglamentu 

La Figura ' 2 muestra l<t \'ariación de la resistencia a cortante proporcionada por el concreto, V,, con la 
relacion dada pur \'.,d '\ 1, para dos valores de la resistencia del ctlncrell> y de la rclacilln de refuerzo p" 
:;:: O). l \ =~··o 

... 

... 
º" 

º" 

. " 
º" 

o 

...,trlloUI 

--:m; ª'J .ff:t1.,o 

o " O.SO 0.7S 1.00 

¡.¡}!Ur11 5.-~ \'anaClllll de \1(. b ... .d COll (. 1>11• y la rcl;1Cilll1 \'udfl\.1 ... según la ccuac1Ó11 11 5 di:( rcgla1nenlo 
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Diseño di: estructuras do: concreto d.! acuerdo al ACl. utiliz.a.ndo d programa STA..\DIPRO C.1pítulo 5 Di-.eiio por fuerza ..:ortallll! ~ rnonlento fl.:XJonante 

La Figura 5.3 muestra los límites aproximados de Jos valores de Ye para secciones sometidas a 
compresión axial, obtenidos a partir de las ecuaciones 11 .6 y 11. 7 del reglamento Los valor' 
corresponden a una viga de 15 x 30cm., con un peralte efectivo de 27.4 cm. También se indican 1 
curvas correspondientes a las expresiones alternas para V, dadas por las ecuaciones 11.4 y 11.8 del 
reglamento, así como las correspondientes a las ecuaciones 1 1. 9 del reglamento para miembros 
sometidos a tensión axial. 

La Figura 5.4 111ues1ra la variación de V, con Nu/A6 y C para secciones sujetas a compresión axial, de 
acuerdo con la ecuación 11.8 del reglamento. Para el rango de valores de Nu!Ag mostrados. V, varía de 
49% a 57%, aproximadamente del valor de V,, definido por la ecuación 11.8 del reglamento. 

• Buado en una '1¡1 de IS 1 JO cm con d = 27.4 cm 

Ecuación 11. a -¡::;~;¡=:::¡==:]==r.-.. ~s;9 ~l c:::J 
"-i;,...---+---1 l.l 261 

V 
• R &r1JO de yaJotet 
obtenidos medl&nte 
lu ecuadone.' 

11.6 y 11.7 -~~~~~~~~~ 
Ecuacl6n 11.1• 

Ji'b Q 
1.061¡< .. 

0.796 

O • .llOI 

Ecuacl6n 11.9 

70.) '2.7 ll.2 17.6 o -17.6 .JS.2 

N.,J A1 !\&/cm 1) 

1··1gur11 5 3. Co1nparación de l:1s L'Caacioncs de d1sc1lo 1xir corta..111c )'carga a.,ial. 

" ,. •2 

.Y... b,.d ~;<..., 

¡.·,gura .<. J Vanac1ó11 de V Jb.d mu f.' y la relación NjA,. ecuación 11 A del ACl-02. 
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Diseño di: estnK1.uras d~ ..:on1.1eto lk acu.:rdo .il ACI. utilizando d progra1na STAADll'RO C.1p1tulo 5 Di-.efio poi foerla .-\1rt.::1nto: y ni.Hnento llexionantc 

La Figura 5.5 muestra las variaciones de V, con Ja relación C;T"/Vu para secciones sometidas a un 
momento torsionante factorizado. Tu, mayor que O 13'1('2:x2y, ecuación 11 5 del ACl-02 
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/·i>:uru 5.5. Vanactón de \'e '1f..:'b,...d con la relación C. Tj\',, 

5.5 J<esi.11c11cit1 o/ curtu111<· ¡1ro¡){)rcio11uJa ¡•<1r el ref11er:<1 por c<1rlt1111e 

5.5. I li¡1<1.1 Je re(ua:u t1! c<1rl<111/e 

En la Figura 5 ó se ilustran di\·ersos tipos de distribución del refuerzo por co11ame. de a.:uerdo con·las 
Secciones respe.:tivas del reglamento. (Nutese que sólo se permiten estribos \·e11icales y malla de 
alambre cun lus alambres localizados perpendicularmente al eje del elemento para los elementos 
presforzadus) Los estribos vc11icales son el tipo más comun de refuerzo al col1ante Los estribos 
inclinados y Lis varillas dobladas longitudinalmente son raramente utilizados, ya que requieren un 
cuidado t:special en la colocacion en campo para colocarlos en sus posiciones apropiadas 

ji 1 1 ~··· 
• dl266lcm 

ji 1 ! ¡ 11 ! 1 

E.unbo• U\cl"'-ado1 Vu-Uu lon,¡Jl11dtn&lc1 dobhcU1 

¡:,>?uru 5.6. Tipos~ arreglos d.:I n:íucrlo por cortruuc Jl\:nnitidos por el ACl-02. 
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Disei\o de estructuras de ~oncreto d..: ai.:ucrdo al ACI, utilizando el programa ST AADIPRO C.qululo ~ D1-..cño por fuer 1..a ~·urt.anto: ~ 111011\Cnlo OcxiofW\lc 

5.5.2 Detalles de anclaje para refuerzo al corta11te 

Para que el refuerzo al cortante sea totalmente efectivo debe extenderse tan cerca del peralte comple 
del elemento como lo permitan los requisitos de recubrimiento y la proximidad de otros refuerzos, y 
debe estar anclado en ambos extremos para desarrollar la resistencia a fluencia de diseño del refuerzo al 
cortante. Se supone que los detalles de anclaje prescritos en la sección respectiva del reglamento 
satisfacen este requisito de desarrollo. Desde la edición 1989 del Reglamento, los detalles de anclaje de 
estribos en U se han simplificado significativamente. 

5.5.3 Limites de e~pacwmie1110 para el refua:o al cort<111te 

El espaciamiento de los estribos verticales y el espaciamiento de los alambres de la tela de alambre 
usada como refuerzo al cortante no deben exceder un medio del peralte efectivo del elemento (d/2) ni 
60 cm. Cuando la cantidad (V. - wVc) exceda. l '1f,'bwd el espaciamiento máximo debe reducirse en un 
medio (d/4) y ni a 30 cm Obsérvese también que el valor de (V., - (jlV,) no debe exceder q>8'1f,'b"<l. 
Para resistencia al cortante requerida por encima de este valor debe proporcionarse una sección más 
grande de la viga o. posiblemente debe incrementarse la resistencia del concretu para incrementar la 
resistencia al cortante proporcionada por el mismo. 

5.5 . .J lújua=u 111i1111110 ¡1or corta/lle 

Cuando la fuerza factorizada del cortante Yu excede un medio de la resistencia a cortante 
proporcionada por el concreto (Vu > wVJ2) deben proporcionarse elementos de concreto sujetos 
flexión con una cantidad mini"n1a de refuerzo por cortante. exceptll para losas y zapatas. nervaduras y 
vigas an~has de poco peralte. Para esta condición. el refuerzo mmimo por conante requerido para 
elementos no presforzados es 

(5.4) 

Pero no menor de 

o 3 b ... :-
(5.5) 

Nótese que el espaciamiento del refuerzo mmimo al co11ante no debe exceder d/2 o 60 cm. 

5. 5. 5. I Jise1io d,· rt:f11<'f":11¡1or cor/<111/L' 

Cuando la fuerza por cortante factorizada v. exceda la resistencia al cortante proporcionada por el 
concreto. ~'V,. debe proporcionarse refuerzo para soportar el exceso de cortante. Las ecuaciones del 
Reglamento expresan el área del refuerzo al cortante. A., en términos de resistencia al cortante V, 
proporcionada por el refuerzo para la aplicacion directa en las ecuaciones 11.1 y 11.2 del reglame· 
en vez de presentarse directamente como A, A fin de asegurar la aplicación directa del factor -.~ 
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D1o;cño de estrui.iuru d.: ~'Onl..TCh• 1.k a.:unJ..1 .1 ~\CI. utd11ll11J.l .:1 prut_:r.lrll.3 STAAl>ll'RO e .1r11ulo 5 01 ... .:i\o por luerl.a .:orta111c ~ 11\llJTlCOlO tle\.1onante 

reducción al cortante, '" las ecuaciones para calcular directamente el refuerzo al cortante requerido, Av, 
se desarrollan como sigue 

Cuando se utiliza refuerzo al rn11ante perpendicular al eje del elemento (estribos verticales). el área 
requerida del refuerzo al cortant<· .. A .. espaciado a una distancia ··s" se calcula por medio de 

pero 

\' 

A f,d ¡" = 
s 

Sustituyendo\'. en la c:cuacinn .' 7 \' \'0 en !a l'cuación ~.b: 

Resol viendo para A, 

t\ \ ,,f d 

Similarmente, cuando ,e util1z;1u c,uibos 111c\1nado> como refuerzo a cortante 

Ar (scnu - cus.1)¡\ 
\' = 

(5.6) 

(5.7) 

(5.8) 

!ir~· 
(5.9) 

(5.10) 

donde u'" el ;u1gulu rn1rt· el esuibo inclina Ji,,. el eje hingitudinal del demento Véase la Figura 5.6. 

Cuando el refuerzo al cortanll' consiste d<· una sola varilla o de un grupo de varillas paralelas, todas 
dobladas hacia 011 riba a la misma distancia del apoyo 

\',=A¡' sena (5.11) 

Pero no ml'nor u igual ;1 

08 (b,d 

Donde a es el angulo l'ntre la pu1ción dobl;1da hacia aniba y el eje longitudinal del elemento, no menor 
de 30º grados \'case la Figura ' l• Notese qul' la cantidad (V. - <PVc) no debe exceder 2.1...Jfc'bwd. 
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Disei\o de estnK1Uras de ..:oncrctu J..: a..:uerdo al ACI. utihundo d progr:una STAt\l>/l•RO C.1p1tulo 5 Di~ílo poi fuerza cortant.: y 1nomento flexionante 

5. 6 Procedimienro de diselio para refuerzo a corla/l/e 

En resumen, el diseiio de una viga por cortante incluye los siguientes pasos: 

l. Determinar las fuerzas cortantes factorizadas. Yu, en las secciones criticas a lo largo del 
elemento empezando en los apoyos y. o a una distancia "d" desde los apoyos según la Figura 
5 1 

2 Determinar la resistencia al cortante proporcionada por el concreto, (jl V,, utilizando la forma 
simplificada 

3. Si (Yu - cpV,) es mayor que (jl8..Jf/b"d. aumentar el tamaño de la sección; determinar también la 
distancia desde d apoyo en donde no se requieren estribos (Vu::: (j)Y,/2). 

4. Proporcionar estribos para soportar el exceso de cortante (Yu - (j)Y,). Para estribos verticales; 
A,=(\"" -<pV,)si<oí~d pero no menor que 3.5 b~sify donde "s" no puede exceder d/2 o 60 cm. 

Con tamaños practi..:os de varilla para refuerzo por cortante limitados a #3, #4 y #5, será más ventajoso 
seleccionar un tamaño de varilla. generalmente estribos en U, #3 o #4. y determ111ar el espaciamiento 
de los estribos requeridos directamente Para estribos ,·erticales: s = (j)Avfydi(Yu - (j)V,) pero no menor 
que (A, t~)/(3 '>b .. ) ni d/:2 o 60 cm. 

En general sólo será netesario considerar algunas St!Cciones criticas a lo largo del elemento. La 
separación requerida dd refuerzo por cortante en los puntos intermedios generalmente es evidente a 
partir de los valores calculados en las secciones criticas 

La solución mas económica al colocar estribos generalmente está limitada a tres espaciamientos: 
primero. un estribo localizado a 5 centímetros desde la cara del apoyo corno una distancia mínima, un 
espaciamiento inter111cdio y finalmente un e,;paciamicnto máximo usualmente d/2. 

Los requisitos de resistencia al cortante se ilustran en la Figura 5 7. 

i 
' 

• 
1 

1 

' 

Cortante lomac:IO 
pot el concre10 

l-IJt!11ra 5. 7. Rcqu1s11os de resistencia a cortante ilustrddos. 
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A la expresión para la resistencia al cortante proporcionada por el refuerzo por cortante. <P V,. se le 
puede asignar valores específicos de fuerza para un tamaño dado de estribos y de resistencia de 
refuerzo. La selección y espaciamiento de los estribos puede simplificarse si el espaciamiento se 
expresa como una función del peralte efeCI1vo "d" en vez de valores numéricos. Los limites practicos 
del espaciamiento de estribos generalmente varían de s = d/2 hasta s = d/4, ya que los espaciamientos 
menores que d/4 no son económicos con un espaciamiento inter111edio en d/3, puede derivarse un valor 
específico de <0V, para cada tamaño de estribo y de espaciamiento como sigue 

Para estribos verticales 

(512) 

Sustituyendo dm para s. donde n = 2. 3 y 4 

(5 13) 

Por lo tanto, p;ira estribns en U del #3 @ s = d/2. f, = 4.200 kg/c1112 y <P = O 85 

((lV,=O.XS12x0.71)(92x2)= 1014ton,(consideremus !O ton). 

Los valores de ,~\', dados en la Tabla 5 1 pueden usarse para seleccionar el refuerzo por cortante. 
Nótese que lo< vaJ,ires de ~,\·, son independientes del tamañu del elemento y de la resi.~tencia del 

concreto La selección 1· espaciamiento de los estribos usando los valores de diseño para ((lV, = (Yu -
<Jl\'<). puede rc:>ulvcrsc fácilmente por medi<> de cálculos numéricos graticaniente. -;. 

7ahlct 5 Rcs1stcncta .1 conantc (p\:. 

su·"R•OÓ..,¡ fl ~IS TE..o.;c1" A CQ6I. T ANTE " \ ~ l ul'\\ 

I
r----
. útnr.a. ) ·u E>411:J!". A -L'- E!.lnt'llll. ~ -L .. 

1 C°ol'J.00 21 ~··= Cnon 2~ Grnio 9~ Gnioo 21 Gral).1 4: 

6 IO 1111 <l 12 )(1 '"" IS {)'I :i• t-rll ---
lllírl " o 11 ~ ?'1 'JU :'R NI 4J 10 

')O() ~ú .:.o ,.,,., '61«1 :\K \J 57.~() 

•Estribos nin dos rama, (valo1es dobles p;ira 4 ramas cte.). 
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Diseño de estructuras di! concreto di! acuerdo .1\ ACI. utdi1a11J,1dprogramlS1 \ADfl'R<l 

Requisitos complementarios de diseño 

6.1. Desarrollo y truslafle del UC<'ro de r,:f11a=o 

6.1. l. l111rud11cci<i11 

El concepto de longitud de desarrollo p;1ra el anclaje del refuerzo. ya sea niedianie varillas o alambres 
conugados. está basado en el promedio de est'ucrzu de adhc·rencia log1:ado sobre la longitud de 
empotramiento del relt1erzo .. .\1 aplicarse el conc,·pto de longitud de desarrollo se requiere de las 
longitudes o extensiones mínimas especificadas del 1efuerzo. mas allá de tudus lus puntos de esfuerzo 
máximo en el refuerzo. Dichos esfuerws m•'iximtb g,·ncralmente ocurren en ch.:ml'ntos sujetos a flexión 
en los puntos de máximo esfuerzo y dondc el refuerw adyacente termine o se corte. 

El factor de reducción de resistencia <:1. no se empica porque las longitudes de desarrollo especificadas 
ya incluyen una tolerancia par;i baja rcsi.<tcncia 

6.1. :!. Lo11,:ít11d de de.\urrul/u dd rc:f11a:" 

La longitud d.: desarrullo u c·! ;1ncla1,· del rcfucu" s"n necesarios en a1nbus bdo, de un punto de 
esfuerzo máximo en e.ida scc·ci"n del ekmcnt1' 1k conc1cto 1eforzadu. J>or cjcmplo. en elementos 
continuos. comunmentl' cJ rcti1erzu se· prulong:i una distancia ,·onsiderabk· en un lado del punto de 
esfuerzo critico. de tal manera quc c;c-1 sicmp1c· "' necesario hacer cálculos dl'lallados sólo para el 
extremo dondt· 1crmin;1 d rcfu,·rzll 

6.2.1. Lon;:íwd d~ desurml/o 

El desarrollo del refucr w en kn,;ión i111plica el ,.,,kul1> de una longitud basica de desarrollo /Jb como 
función del ta111añ,, de varilla. rcs1s1"nc1a de 1luc11cia y resistencia a ct>111presión del concreto, 
modificad<' por facto1es qu,· rcfk1an la int]u,·11.-ia del espaciamicntu. rccubrimiento, refuerzo 
confinante transversal. efecto de varili" de lcch<' >upcrior. tipo de agregado. protección epóxica del 
refuerzo. así como relacion de a1 madu 1 ~qucrid,i .1 :ir111ado proporcionado dd refuerzo a desarrollarse. 
Los factores aplicables de mod1ficacilln .,t.: 1csumcn en la tabla ó J. 
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Tah/a 6.1 Factores de 111od1ficac1ón p;1r:i longitud ct.: desarrollo c..:11 tc..:11sió11 

Concep<O Paramc:.ros 
1 

Factor 

l Espaciamic:nto. n:cubrirrurnto y 1.0, 2.0 o 1.4 
refuerzo rransvcrsal 

2 Espaciam1enro 0.80 
3 Refuerzo Tr:insversal 0.75 
4 Efecta de varillas de lecho superior-" 1.30 
5 Concre<Os con a¡;rcgados ~reros 6.70 ../i,/f" 
6 Y;:iril!J.S C0:1 prot.:.cción cpóY..!~3• 1.5 o 1.2 
7 1 Exceso ce refuerzo A rer"A· nmp 

Se requiere. aelem<"1s. que la longitud ele de>ar1 ullo /J (inclu~·cndo lus factores de modificación 
aplicables) no sea menor de 30 cm El productu de '"" por los factores de modificación para 
espaciamiento:-· recubrimiento. asi conH> para rel[1e1zo trans,·ersal (conceptcb !, 2 y 3 de la tabla 6.1). 
no debe ser menor qu1: una longitud ele 1b;:irrollo rninima. 

6. 2. ~. Í~Oll).!ilu,/ hci.,·1cc1 efe ,/1.'Slll ru/l<J 

Se proporcionan lo; requisitos para \,ingitudes de· desarrollu b:is1cas en tc·1t;1un. '"" de varillas y de ., 
alambre corrugados 

Para varillas del "3 al" 11. y alambre currugadu 
Para varillas dt:l "1 ~ 
Para varillas del " 18 

/_,,, ; Ü Übli .-\1J\" I .J¡~' 
/_, 1, ; () 8(1 t\ I \!f_' 

/,11.; 1.20 t\ / \'(' 

Las longitude' de desarrollo bas1ca,, /.u .. para \·011 ilbs grado 4:C en tension e'tún tabuladas en la tabla 
6 2 Los \'alorc» tabubdns son para \'011 ill:" c111put1:1c01s en concrdu de pcsu nurmal con resistencia a la 
compresión qu,· tluctÚ<t <'ntrc :10 v 7UIJ kg. cm= 

-
~:-!.T.l."icl 

1 
!\.,~¡ 210 

1 
::-.o 

1 ' 

1 

•) 1:0 ]lj i ... 
1 

230 1 fj (J 

·~ 35.0 

1 

311.U 
•O ' 49.0 4 :.~ 

•7 ¡ 67 o 
1 

~h.U 

•• 88.0 7ti.l! ..., ' !JI.O 1 9!1 <1 ! 
1 •10 141 o 

1 

i::i.~ 
' 1 •11 ' !74 o 15Dll 

1 

.,. ¡ :3:! o :o:i 11 
1 

•18 :148 o 1 301 o 

Femando Monroy fl.111:..irn.L 

-
r, 1Cmcrr:..::.i .1: x~o norm:tl) ~~;:m: 

1 
l5U 

' ' 
1 

!Ot' 

i 17 ü 

1 :7.(J 
1 3¡., () 
' 
' 5: e 

i 

b7 e 
Hti C 

llO O 

1 

1)..; (i 

18] o 
nuo 

1 
1 

1 

ú, 
l. 

4::0 

8.0 
IS.O 
2J o 
35 O 
47 o 
6~.o 

79.0 
100.0 

l:?J.O 
167.0 
29<.iO 

' 
560 

1 
700 

8.0 1 7.0 
14.0 

1 

130 

21.0 190 
300 :1.0 
410 37 o 
59 o 48.0 

f18 o 
1 

61.0 
87.0 78 o 

!07.0 95 o 
195.0 IJOO 
21S.O 191.0 
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Después de establecer las longitudes de desarrollo básicas en tensión, debe considerarse el factor o 
factores de modificación aplicables Los factores de modificación son multiplicadores para le­
longitudes de desarrollo básicas y consideran diversas condiciones, como se indica a continuación: 

6 2.3. Factores de modificación para separación y rec11brin11e11to de varillas, así como para refaer:o 
transversal 

Para tomar en cuenta la separación entre varillas, el recubrimiento y el refuerzo transversal, el ACI 
proporciona los factores de modificación apropiados a cada caso: también queda establecida una 
longitud de desarrollo mínima. para el producto de /db y los factores correspondientes a separación, 
recubrimiento y refuerzo transversal. 

6.2.3.1. Factor di! 111odificac1ún = /.O 

Se permite este valor si las varillas a desarrollar satisfacen cualquiera de las siguientes 4 condiciones. 

a) Las varillas están en vigas o columnas. satisfaciendo los 3 requisitos siguientes; (ilustrados en 
la figura 6.1 ). 

Las varillas a desarrollar poseen un recubrimiento igual o mayor al mínimo especificado 
para concreto colado en el lugar. 

2 Las varillas son confinadas por medio de refuerzo transversal. el cual satisface 
requisitos mínimos de estribos para columnas o los requisitos minimos para refuerzo P-­
coname en vigas a lo largo de la longitud de desarrollo. 

3 Las varillas están separadas 3 veces el diámetro de la varilla a desarrollar 3 db; esta 
distancia es libre 

•'-' '-' 

d. --• 3dt. . , .. 
Oe$MT'Ol!o.,, viga.1 o cotumnas 
t•fOtl'AOas lrat'll\81'1~"*'1• 

L 
ANl!os que cu""'8n con la aecclOn 7.10.S 
o utnbos Que 1au.s!acen la &ecciOn 11.S.• y 
11.5.5.3 a io lat;o oe la k)ngllud de desarrollo . 

F1¡¿ura 6 1. Factor de modificación= 1.0 (a). 

b) Las varillas están en vigas o columnas que satisfacen a ambas de las condiciones siguieP' 
ilustradas en la figura 6.2 

F.:mando MonroY Mlfamla n 
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l. Las varillas a desarrnl\ar roseen un recubrimiento igual o mayor al mínimo recubrimiento 
especificado para co11crelll colado en el lugar v 

2 Las varillas son cuntinadas a lo largo de la longitud de desarrollo con refuerzo transversal 
que satisface a la si_!.!uiente ecuación· 

donde 

A., = 

1'. = 
d,, = 

(6 !) 

La sccc1un t1a11svc"al (Cm: J total de estribos dentro del espaciamiento S (cm.) y 
perpendicula1 al plarlll de las varillas desarrolladas o traslapadas 
Número de varillas en la capa siendo desarrolladas o traslapadas. 
Diámetro nominal 1cm) de la ma,·or varilla a desarrollar en la capa. 

Mlnlmo recubrltrilento 

1 
________ J __ __,1 • fue sa1osl"'."' a l .. ecci6n 7.7.1 

Piano :>er.eno.a1 
:j(I 08 ". OUH\0 ..,..,,.. :: 

oc-o2Scm 

1:1g11r(J f, : Fach1r de 111cxi1ficac1ón = 1.0 (b). 

c 1 La, varilla, estan en el refuerzo 1111erno (capa interna) de la losa o muro y poseen 
separaciones libn·s marnrc> o rgualcs a Jd. como se ilustra en la figura 6.3. 
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Capa externa del retuerzó en losas o muros 

Capa Interna del retuerzo en losas o muros 

Figura 6.3 Factor de modificación= 1 O (c). 

d) Las varillas tienen un recubrimiento mayor o igual a 2 db y una separación libre mayor o 
igual a 3do. como se ilustra en la figura 6 4 

~2db 

~-..., J-o....-+-d b + 
~Jdb 

Recubrimiento mayor que o igual a 2 db 

Fi¡:uru 6 J. Factor de modificación= 1.0 (d). 

Para los recubrimientos minimos especificados para concreto precolado la cantidad de refuerzo para 
confinamiento requerido para satisfacer a la condición b. se muestra en la tabla 6.3. 

7 ablá 6 3. Rcfucrto tr.111s\"crsal A.,is = Nd¡/40 

Número de varillas siendo de.arrolladas 

N= 2 N=3 N=4 
Tamal\o de 

Auh Estribos o A,,/s 
1 

Estribos o A,,/s Estribos o 
varilli (cm 2/cm) anillos tcm2/cm) anillos (cm2/cm) anillos 

#5. .0794 14@33 .llSl #4@22 .lS88 #4@16 
16. .0941 114@27 .1411 #4@18 .1954 #4@13 
117. .1104 #4@23 .1693 #4@15 .2222 #4@12 

#8. .1270 #4@20 .1954 #4@13 .297S 115@16 

#9. .1411 #4@18 .2200 #5@18 .2829 115@14 

#10. .1693 #4@15 .2925 #5@16 .3096 #5@13 
#11. .1819 #41Cll4 .2651 #S láll5 .3300 #S ICl 12 

Nou: Debe 1w=.ard..t.nc que en Ju "Vll\lla.s mayoru que d li 9 aitrc 8 rcprc.scnu ladirnmsión de una sección cuadrad&. 

Ft.'Tli.ando Munroy r..11rand:1 
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6. 2. 3. 2 Factor de mod1ficació11 = 2. O 

Cuando la separación libre entre varillas a desarrollarse y el recubrimiento sean o se encuentren 
cercanos a los minimos especificados. puede presentarse el fenómeno de ruptura del concreto, 
reduciéndose la capacidad de transferencia de fuerzas de la varilla al concreto. En tal situación deberá 
proporcionarse una mavor longitud de anclaje a las varillas para poder .desarrollar la resistencia de 
fluencia del acero Para varillas con separación libre de 2d0 o menor y con recubrimientos de d0 (un 
diámetro de barra), la longitud básica de desarrollo'"" deberá duplicarse. como lo muestra la figura 6.5 . 

.-------1---'---;trb 
-~~- t 

( 2<1¡, 

'--~~~-11'1--~~--' 
1 

Recubnmiento pequ6M o vanllas poco espaciadas. 

Figuro fi.5. Factor de 111od1íacac1ó11 = 2 scgitn la sección 12.2.-1.2 

6.2.3.3. rúdor di.' 111odificac11i11 · /.-!11 

Si las varillas en desarrnllo no califican para el factor de 1.0 (recubrimiento adecuado. separación libre 
vio refüerzo cnntinantel o parc1 el factor de 2 O (pequeños recubrimientos. separación de varillas muy 
peque1ia¡ d1scut1dm anteriormente. deberá empicarse un factor= 1 -lü. 

Debe nota1se que en Ja frase "las varillas en desarrollo··. la separación a utilizar para la o las varillas 
que estan s1endu desarrolladas considaa la posiciün dentro del claro donde varillas adyacentes han sido 
desarrnllad:is L1 separ;u:ion et'ec1iva entre varillas (para evitar la falla por fractura) puede ser mayor 
que la separac1<>11 a<tual Si va111las adrnccntes se desarrollan todas dentro del mismo punto en el claro, 
el desarrollu de las vanllas est;ir;1 de1crminado por l;1 separaciun libre entre las varillas y la longitud de 
d<:sarrollu dcbera basaise en l;i separacion actual entre varill¡is Sin embargo. si una varilla adyacente 
ya ha sido desarrollada en om• punto dentro del claro. la separación .. efectiva·· para la varilla siendo 
desarrollada es mavor que la separación actual a la varilla ad~'acente El criteno para la separación 
efectiva para ,·;1rill;,s en desanollo Sl' ilustra en la tigura 6.6 Para el desarrollo de las varillas X. la 
separacion efrct1va 0

's
0 

pued<· s<:r utilizada ya que las varillas X se desarrollen en el tramo A-B 
mientras que las varillas Y se desarrollan aun en el tramo B-C. si ambas varillas "X" y "Y", terminan 
en el mismo punto dt:nlro del claro. cnlonces la separación electiva debera ser la separación actual 
entre las varillas 

Fcn\4ullJO ~1011ruy r-.1ir.u1Ll1 80 
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A e 

1 

·ív·r·: X 

1 

Una so1a capa Ce aunaao 
.,.-f\J-.,.-

vanuas X sianoo 
aesarrolladas 

¡.. .ld • 

van11as X. 

_!_ 

• 
-¡-

' 

e 

1 

/vª(~ 

• 

Villlllas Y 
continuas 

-

las V 

• 

Figura 6.6 Cntcno de cspacianUcnto par.i \·arillas que están siendo desarrolladas. 

6.2.3.-í Vanlla.1 wn scparacúí11 crmsiJaahle ~ U.NO 

Para varillas del # 11 y menores espaciadas considerablementt:. para evitar la falla por la fractura ""' 
concreto a tra"es del plano de las varillas se permite un factor de modificación de 0.8, adiciona( 
aquellos requeridos por las secciones anteriores. La separación libre entre varillas en desarrollo no deo~ 
ser menor de Sd" y el recubrimiento lateral de las varillas de borde en el plano de las varillas no debe 
ser menor que 2.S d,,. Esto se ilustra en la figura 6 7 

Espaciamiento entre varillas considerable 

J;1;:ura (, 7. Factor de 1nod1ficacio11 = O 8. 

6.2.3.S Z1111ch11s" f..'strihosptK'IJ i'.17iacimios ~O. 75 

Para zunchos y10 es1ribus poco espaciados se aplica un factor adicional de 0.75. 

6. 2. 3. 6 Lo11¡:i111d mi11i111<1 Je Je.1arrol/11 
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Para proporcionar seguridad contra falla por "jalón" en las varillas, una longitud mínima de desarrollo 
/d se especifica para el producto de /db y los factores de modificación para separación de varillas. 
recubrimiento \' refuerzo transversal de confinamiento. Aún cuando pueda proporcionarse restricción 
contra la fractura por medio de espaciamientos y recubrimientos suficientes, las pruebas indican que 
una falla por tensión de las varillas es aun probable; de aquí que se establece un limite inferior en la 
longitud de desarrollo. Las longitudes básicas mínimas de desarrollo correspondientes a la ecuación 
O 113 d0U'1f,' se proporcionan en la tabla 6.4 para varillas grado 42 y resistencias a la compresión en 
el concreto de 210, 280, 350. 420, 560 y 700 Kg/cm 2 En ningún caso se permiten longitudes de 
desarrollo id menores a JO cm. 

Tabla 6 . .J M11111m lon~uud básica de desarrollo /~, = 0.113 d.fJ~f, · ( cn1.) para "anllas grado .¡2 

Tamal\o \ f~ (concn::to de peso normal) Kg.tcm2 
de varilla ¡ 

210 1 280 350 •20 1 560 1 700 
! 

• 3 1 21 18 17 ll 13 12 ' •• 
1 

28 24 22 20 17 15 

1 

•l 3l 30 27 25 21 19 
•6 i 42 36 33 29 26 23 

' 
•7 

1 49 42 38 3l 

1 

30 27 1 

1 • ¡ ! l6 i 48 43 39 34 31 
1 1 •9 63 1 S4 49 4l 39 ).4 

1 1 1 

' • 10 71 

¡ 
61 5l lO 43 39 1 

1 

! 
1 • 11 ! 79 68 61 5l 48 43 

• 14 ' 94 82 73 67 l8 l2 1 
' 

1 • 18 ' 126 109 97 89 77 69 

6. :: . ./. 1-úcrori:' de m11d1ficac11i11 !'""' 1·arilla.' Je Jecho sufiaior. lipo J.: a¡:n:p1du y rec11hrimie11to 
t:/10XICO. 

La longitud b:isica de desanollo 1,,, va modificada tambicn debe factorizarse por los siguientes 
cuci"1cicntc, aplicables .1 varillas de lecho supcriLH. concretos con agregados ligeros. asi como para 
refuerzo prnteg1do 1..:on cpÓ'.'.1cos 

(i.2..J. 1 /lefua:,, ,J,• /eclin s11¡1en11r 1.311 

Este facto• rellc.1a la cundición en la que el refuerzo de lecho superior pierde adherencia debido al 
asentamiento del cLJncrcto fn:sco por debajo del mismo, al exceso de agua de mezcla utilizada para 
proporc1unar tr:ibajabilidad. ª" comu al aire atmpado durante la mezcla y colncación del concreto. 
Estas cund1ciuncs reducen considerablemente la adherencia del concreto al refuerzo, Id debe 
factorizarsc p<'1 un valo1 de 1 .10. para considerar el efecto de varilla de lecho superior. Se define a las 
varillas de lechu superiur co1m1 el refuerzo horizontal en el cual 30 cm .. o más de concreto son colados 
por debajo de la longitud de desarrollll Ll traslape. 

6. ~ . .J.~- ( '011cret< 1 (.'ull tl):l'l'J.!aJo.\· /1;.:rros /. 30 

El factor de m"dificaciiu1 para concretos ligeros se: fundamenta en la menor resistencia a la ruptura por 
tensión de concretos con agregados ligeros Un factor menor puede ser utilizado cuando se especifica la 

F1.:nl<.u1t.10 t\101uoy ~.1u.t11J.1 
q) 
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resistencia a la ruptura por tensión fct. El valor de fct es una función de diseño de las mezclas y de las 
características de los agregados ligeros. 

6.2.-1.3 Rejuer:o protegido co11 epóxicos /.2 ó 1.5 

Para considerar la reducción en el anclaje debido a la disminución en la adherencia entre las varillas 
recubiertas con epóxicos y el concreto, la longitud de desarrollo de varillas recubiertas con epóxicos 
debe ser incrementada. dependiendo de la separación entre varilla y del recubrimiento, con un factor de 
1.2 ó 1.5 Las disposiciones en cuanto a la separación entre varillas y el recubrimiento, para determinar 
el factor de modificación aplicable para varillas con recubrimiento epóxico son las siguientes. 

a) Separación libre '.'.: 6 do y 
Recubrimiento '.'.: 3 do id= 1.21 .. • 

b) Separación libre < 6 do ó 
Recubrimiento < 3 db. Id= 1.5 /"° 

.. 
•Ademas de lo ... 11ro' 1a .. 1.11e .. de la sec~Hlfl 12.2.J Ocl ACI. 
•- Para 1.·arilla.\ ~k le..:11,, wrcrHW" 1.3 (1~)•1 9~. ~m cmh..lrgo la secc111n 12 2 4.3 dd .\CI pc:rnute d U.\O dd fo1.1tJr 1 7 para el cfo~1.o 1.-ornb1nado de 
refuerzo st1f>1:rio1 ( 12.2 ~ l. I '.\ rc1.·uhn1n11.·nto C:J1'l}IO.:., ( 12 2.4.)) 

Para referencia se proporcionan en la tabla 6.5 diversos múltiplos de d0, los cuales se emplean en 
las disposiciones referentes a separación de varillas, asi como para recubrimientos. 

lohln ~.5 Muh1plos de d., para verificación de separación' recubrimiento de vanlla 

Varilla• 1 d,, 2db 2.5d,, 3d,, 5db 6db 

3 0.9ll 1.906 2.3!3 2.859 4.765 l.718 

4 1.270 2.540 3.175 3.810 · 6.3l0 7.620 

5 l.l88 3. t76 3.970 4.764 7.940 9.l28 

' 6 l.90l 3.8t0 4763 5.7t5 9.525 t 1.430 

7 2.:?23 4.446 l.5l8 6.669 t 1.115 13.338 

8 2.540 l.OSO 6.350 7.620 t2.700 tS.240 

9 2.8l8 l.716 7. t4l 8.l74 14.290 17.148 

10 3. Ji' 6.JlO 7.938 9.52.S t5.87l t9.0l0 

11 3.581 7.162 8.913 10.743 17.905 21.486 

14 4.300 8.600 - 12.900 - 25.801 

18 l.733 11.466 - 17.199 - 34.398 

La longitud d~ desamillu puede reducirse cuando se proporciona una camidad de refuerzo mayor a la 
requerida en miembros some1idos a flexión. El empleo de una longitud de desarrollo reducida implica 
que la varilla no desarrollara completamente su resis1encia a fluencia bajo cargas factorízadas de 
diseño Debe considerarse que esta reducción no es aplicable cuando se requiera el desarrollo total de fy 
como en los traslape:. some1idos a tensión: el desarrollo del refuerzo de momento positivo en los 
apoyos y para el desarrollo del refuerzo por contracción y temperatura. Tampoco se permite esta 
reducción en la longitud de desarrollo para estructuras ubicadas en regiones de alto riesgo sísmico. 

fL-mando Monroy f<.tlfaJU.i1 &3 
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6. 2. 6 Resumen 

La longitud de desarrollo /J para .varillas corrugadas y alambre corrugado en tens1on debe calcularse 
como el producto de la longitud hási.:a de desarrollo /Jh y los factores de modificación aplicables. pero 
sin que /0 sea menor a 30 cm 

IJ = 1 ... ; (factnres de modificación aplicable):'.". 30 cm. 

El siguiente procedimiento Pª''' a paso ilustra la aplicación apropiada de los diversos factores para 
calcular la longitud de desarrnll,1 /,1 

CC:ulos 

2 Mul::;lUCar Lc 1• pür cl la:tor apl.Jcablc p1n c;.epan.ción d~ varillas, 
rccuori.-n1cru0 r n.:!ueno uansvcrul 

3 Mul~:pllcar p¡)r e! facLOr ~ra separación COM\dcnblc cntn: varillas. si es aplicable 

' ~1i.:.l:.:;illw ¡iPr c:l fa;: to:- para r.mcnos) c1:.nbos: pocn espaciados,. si es aplicable 

S Vcrifi::ar krct:nud 1nlru:na de dcs.a.rroilo 

b .lv1:.;I: ;plJc.u í" 1r el íJ=to; para re fucno dC' Ja:h::> su¡:x:rior 

8 ~ul::»~ p..•: el 1.1.:u.•r ;'\í)ra refuc:rro con rcC\lbnmicnto cpOx.ic.o. después de 
vcn~1:1r c.;ue ~ ! fl!O•.luc:o d: lm f~1. p3:'1 refucrw superior y rccubrimiemo 
::p.'.U.1:0 no Cl:'C;.!J l!-: 1 70 

'" 

Se especifican lnng1tudcs de dc·s;irroll,, mas conas p;ira las varillas corrugadas sujetas a compresión ya 
que el efecto de uebil1tarnie1ll<• de la, grieta' a tensión por flexión no ocurre en las varillas a 
compresion L1 longitud de dc:<Jrroll" basica en compresión es /Jh = O. 7d0 fy!'1C. pero no menor de 
O OO·fl f,d,. ó :u cm La longitud de dc,;arrollo basica puede reducirse cuando se proporciona un área de 
acero excedente v cuando se· 'u111i111stra un refuerzo "continante" alrededor de las varillas. Los 
requisitos para zunchos,. estnho:;, al permlltr d 25 º-•de reducción en la longitud de desarrollo, son un 
tanto mas restrictivos que aq11cllo, establecido> para zunchos de columnas regulares y menos 
restrictl\'O> qut· los requerido> para zunchos Para referencia. la tabla 6. 7 proporciona las longitudes 
básicas de Jesarrolln para varilla, wadn 42 
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Tabla./ 7. Longitud b:isica de desarrollo /db (cm.) para varillas grado 42 en compresión (cm.). 

1 Tama1\o 1 ConcrtW -·o nonnal r; k1'1cm2 

varilla 210 280 1 2:312• 

1 

i 

#3 21 1s•• ¡7•• 

lf4 28 24 23 

•5 35 30 29 

~6 42 36 34 

117 49 42 40 

#8 56 48 46 

#9 63 54 52 

#10 71 61 58 

•11 79 68 65 

•14 94 82 77 

•IS 1 126 109 103 

• l'arJ. r;;? 3:2 Kg.lcml la kwl&~ btiM:.a de desarrollo minima .004 f,db nge pan. 
¡:rallo 42 i,: l&d.. 
• • U looplud de da.arrollo Id (inc.luyuuk> facwru de modificación) nu debe ICf 

nKm• • iu cm 

6. ./ Lo11,i:1111J Jl' Je.mrrollo Je 1·arillas e11 paquete 

Cuando 3 o 4 varillas se manejan en paquete. se requiere una longitud de desarrollo mayor que para 
varillas individuales en 1ensión o en compresión El aumento en la longitud de desarrollo es del 20% 
para un paquete de 3 varillas y del 33% para un paquete de 4 varillas. La longitud adicional ' 
necesaria porque el agrupamiento hace más dificil la resistencia al deslizamien10 "núcleo" entre • 
varillas y el concreto. Los factores de modificación se basan en un diámetro de varillas db un paquete 
será tratado corno una varilla cun diametro equivalente al área total del paquete. 

6. 5 I>narrrill o e k· ganchos estút u/ar e 11 fl•11.mi11 

Los requisitos actuales simplifican los cálculos para longitud de anclaje de los ganchos y reducen 
considerablemente la longitud de anclaje requerida. especialmente para varillas de mayor tamaño 
respecto a ver,;1oncs antenorcs del Reglamento En el reglamento se incluyen disposiciones para 
determinar la longitud de anda.1e de las varillas corrugadas con ganchos terminales estándar. Los 
ganchos terminales sólo pueden considerarse eficaces en la longitud de desarrollo de varillas en tensión 
y no en comp1 es ion En esta sección sólo están considerados los ganchos terminales estándar; la 
capacidad de anclaje de los ganchos terminales con diámetros de doblez mayores no puede 
determinarse de acuerdu con las disposiciones de la sección respectiva del ACL 

6. 5. I l.011,i:i t ud ele cksarmllo para ¡:w1chos estú11Jar 

La aplicacion de las nuevas disposiciones para longitud de desarrollo de ganchos es esencialmente la 
misma para el cálculo de las longitudes de desarrollo de varillas rectas. El primer paso es calcular la 
longitud basica de desarrollo de la varilla con gancho /hd· La longitud de desarrollo básica se multiplica 
entonces por d factor o factores de modificación aplicables. a fin de determinar la longitud" 1· 
desarrollo del gancho /,11> = lh• x factores de modificación aplicables. La longitud de desarrollo lcr.+l 
mide desde la sección critica hasta el extremo exterior del gancho estándar; esto es, la longitud cfü 
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anclaje recta entre la sección critica y el principio del gancho, más el radio del doblez del gancho, más 
un diámetro de varilla. La figura 6 8 muestra la /dh y los ganchos estándar para todos los tamaños de 
varilla Para ganchos de 180º normales a las superficies expuestas, la longitud de anclaje que debe 
proporcionarse tendrá una distancia mínima de 5 cm .. más allá del final del gancho. Esta distancia se 
denota por medio de un asterisco en la figura 6 8 

SecoOn crttica l 2 Ce 

~ 4db del #3 al 10 

6.35 cm mlnimo 5db •9. 110 y 11 t 

6db 
114 y 118 

>; 

Udn 
.,. 

!·-1g11r11 f, .... Lo11g11ud de des.arrollo / . ..J. para µ~anchos cs1ándar. 

,'¡,_ 

La longitud basica de dcsarrollu rara ganchns en tensión se prnporciona. para varillas grado 42 como: 

l..,=318J,1.f. 

La tabla -1.S enlista la longitud b:isica de desarrollo de varillas con gancho ancladas en concreto de peso 
normal con resi:>ten1:ias a compresión csrecificadas de 210. 280. 350. 420. 560 y 700 Kg/cm2

. 
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Tabla 4 8 Longin1d básica de desarrollo /hb de ganchos estándar para varillas grado -12 

Tamano t; (roncrcto de peso nonnal) Kgicm2 

de varilla 
210 280 350 420 560 700 

#3 21 18 17 15 13 12 
#4 28 24 22 20 17 15 
#5 3S 30 27 25 21 19 
#6 42 36 33 29 26 23 

•7 49 42 38 35 30 27 
#8 S6 48 43 39 34 31 

•9 63 54 49 4S 39 34 

•10 71 61 SS so 43 39 
# 11 79 68 61 SS 48 43 
• 14 94 sz 73 67 SS 52 
• 18 126 109 97 89 77 69 

6.5. 3. Facture., Je 1110<l!ficac-11i11 

Los factores de modificación de /hh toman en cuenta lo siguiente: 

• La resistencia a la fluencia de la varilla. dis1in1a al grado 42. 
• Las condiciones favorables de confinamiento proporcionadas por un aumento en 

recubrimiento. o por zunchos transversales o estribos para resistir la fractura (¡:, 
desprendimiento) del concreto 

• Suministro de más retuerzo que el requerido por el análisis. 
• Concreto de agregado ligt'ro 

Después de mul1iplicar la longitud básica de desarrollo '"" por el factor o factores de modificación 
aplicables. la longitud de desarrollo restante. l.o .. no debe ser menor de 8 dh ni de 15 cm. 

El recubrimiento lateral. normal al plano del gancho. y el recubrimiento sobre la extensión de la varilla 
más allá del gancho a 911° se ilustran en la figura 6 9 

1 n1 1 --,_ 

Femando Mouroy ~hra.111..l.:1 

Recub<un1ento sobre la axtans10n oe la va nUa 
mas •Ha oe1 gancno • 9o" 

G Recul>nmiento lateral 
(nonnat al plano del gancho) 

F1!!ura 6 9 Rccubnnucntos espcc1ticados. 
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6. 5 . ./ Ganchos estándar en extremos J1.1·co11111111os 

El reglamento contiene una disposición especial para varillas con gancho que terminan en extremos 
discontinuos de los elementos como. por ejemplo, en extremos de vigas simplemente apoyadas, en 
extremos libres de voladizos y en extremos de elementos que concurren en una junta donde el elemento 
no se extiende más allá de ésta. Cuando tiene que desarrollai se la resistencia total de una varilla con 
gancho y tanto el recubrimiento lateral como el superior (o inferior) sobre el gancho es menor a 6.5 
cm .. se requiere que el gancho esté confinado dentro de wnchos o estribos sobre la longitud de 
desarrollo /Jh- El espaciamiento de los zunchos o estribos lll' debe exceder de 3dn. cuando d0 es el 
diámetro de la ,·anlla con gancho Además. el factor de modificación de 0.8 para el confinamiento 
proporcionado por los zunchos o estribos no se aplica a la condición especial que se menciona en el 
reglamento 

En el reglame1110 se summistran los requisitos básicos para proporcionar la longitud de desarrollo para 
el refuerzo. a p:111ir de los puntos del esfuerzo maximo o critico. Las figuras 6 9 (a) y (b) ilustran las 
secciones niti.:as características y de Requisitos del Reglamento para la longitud de desarrollo del 
refuerzo en flc·xión. en una ,·iga continua. Los puntos del momento positivo y negativo máximo 
factorizados (-·\tu ,. -i\I .. ) cunesponden a secciones criticas para el refuerzo de momento· positivo y 
negativo. a parur de los cuales se debe proporcionar un anl'ia,ie adecuado /d. Las secciones criticas 
también estan en los puntos dentro del claro en donde se termina el refuerzo adyacente: las varillas 
continuas deben tener anclaje adecuado /J. desde los puntos de corte teóricos de las varillas terminadas. ''' 

Las varilla,; conadas tienen que prolongarse hasta sobrepasar el punto teórico de cone Los requisitos 
anteriores son necesarios para prevenir un posible desplazamiento del diagrama de momento debido a :· 
las variacione; de la carga. d asentamiento de los apoyos y a otros cambios imprevistos en las 
condicione,; dL· momento Al determinar las lon!!itudes de desarrollo o empotramiento IJ deben 
considerar,e el efecto de espaciamiento de varillas y rccub1 imiento v al confinamiento de estribos 
dentro de b lo11~itud de desam>llo junto con otras condiciones dt: modificación. 
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Sec:Oón alic:a p&111 

LM Y&tia. C 
(12.10.2) 

~.nqp ... a..;on 
de i.. vanlu C. O & E 

• 

•. , ... (IJ.IUI 

Re.111..-0. ... 
flexión de loa 
varilu O & E 

Noq; Ver •900ión 12.10.6p.ta 
t~ del r-'u«zo en 
Ur\a zorwi 1"¡.ta & .... iOn 

Sección c:rlic:a pata laa 
varllao O (12.10.2) 

S.COOn alial pata .., 

vwllu E (12.1Cl.2) 

s 1. c11t .,.,;a.. e ¡....,.,....;....¡ 
(12.12.2) 

v.11u o 

'4-L ' 

P\Rlto de lnflealOn P J. 

Nola: (aj 

\ietf1g. 1•.1• (b) p;ara el 
Voril&a E desarrolo o.l reluerzo \ 

de mon'9'1IO -~ivo. 

a) Refuerzo de momento nc;rntivo 
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t<oC&: Ve< aacoión t 2. t O. 5 para 
la~ dill 1efuerzo 
.., ul'la zona a..:jeta a l•r-.i6n 

/ 
/ 

•. ·~ (1&.tLa 

Secci6n alica 
para t.. van"lu A 
(t2. t0.2) 

RO&ia!M>Cia a lit !l.iíón 
ele tao vati&.aa B 

E..-pcCranMnlo der. 
v111i1U e (1~ t0.4) 

V• F'1. 14.14 !a) pare 91 
d-"olo del r<!luel'ZQ 
o. no•••to pot.it~o 

+- Not&: (tl) 
,1 

al.ca s-ra ... ~ 
B (12.10.2) 

~a la 11 .. ~ --· 
o. 1U waiiti.u A & B 

'-+----· '· ..... -----·-1 
P"" '11 '1 

Vwl- B V111iluA 

tti) KctUcrZll Ul" 11ll11111.·nto pusitivu 

l 1i.:uro r, '' Di.:~1nollo del rcf111 .. ·r/u de 1110111c1110 poslll\'O y ncgall\'O. 

Las dispus1cio11c,; rqdanu:ntarias establecen la altt·rnati\'a para que el refuerzo a tensión quede anclado 
en una zona dt· comprc,ión Cuarnio las \'arillas a flexión se cortan en una zona de tensión. las grietas 
producidas tienden a abrirse p1 cmaturamente Si el esfuerzo con ante en el área del corte de la varilla y 
el esfuerzo de tcnsiun de las \':1rilla,; restantes en el sitio del corte están cerca de los limites permitidos, 
el agrietamien:u debido a la tension diagonal tiende a desarrollarse a partir de las grietas de flexión. Se 
tiene que cumplir una de las tres opciones de la ,;ccc1on respectiva del ACI, para reducir la posibilidad 
de que se origine a~rictamicnto p1>r tension dia~111ial cerca de los eones de la varilla en una zona de 
tensión. se requiere que el arca <k estribo sea ma\'or que la requerida para cortante y torsión. No se 
pretende que lo,; requ1snos se apliquen a lo' traslape' en tensión. 
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Gancho es1andar a 
;o• o 100• 

La mayor parte de 14 debe localizarse 
en esta lugar o. de lo contrano. 
se necesitara un anclaje terminal. 

Figuro 6.10. Elemento especial que depende. en gran parte. del anclaje temunal. 

El anclaje terminal de varillas en tensión en elementos especiales sujetos a flexión, tales como 
ménsulas. elementos de peralte variable y otros. en los que t: no decrece linealmente en proporción a 
un momento decreciente. En la figura 6.10 la longitud de desarrollo, /d, a partir del apoyo es quizá 
menos critica que la longitud de desarrollo requerida En tal caso, la seguridad depende, en gran parte, 
del anclaje exterior proporcionado en el extremo. Una varilla transversal soldada, de igual diámetro, 
proporcionará un anclaje terminal eficaz. Un gancho terminal estándar en el plano vertical puede no ser 
eficaz porque puede existir una esquina de concreto esencialmente simple cerca de la carga y puede 
causar una falla local Cuando las ménsulas son anchas y las cargas no se aplican muy cerca de las 
esquinas. las varillas en forma de U. en un plano horizontal, proporcionan ganchos terminales eficaces. 

fi. 7 f)c!.\ctrrullu tl1.:/ ,1cero de re./11er=<1 ¡1(1rc1111l1n1e11tc1 /lO.\ifi\'O 

Para mayor protección contra la probable modificación de momentos debido a diversas causas, se 
requiere que cantidade, especificas de refuerzo por momento positivo se extiendan a lo largo de la 
misma cara del elemento dentro del apoyo y para las vigas que estén empotradas en el apoyo al menos 
15 cm Las cantidades específicas son de un tercio para elementos sencillos y de un cuarto para 
elementos continuos Por ejemplo. en la figura 6.9 (b). el a.rea de las varillas "B" tendría que ser de un 
cuarto al menos del área del refuerzo requerida en el punto de - Mu máximo. 

En el reglamento se tiene el p1 apósito de asegurar ductilidad en la estructura bajo sobrecarga severa, 
corno la que P"dna kner lugar durante un viento o sismo severo. En un sistema resistente a cargas 
laterales. el andaje total del refuerzo que se prolonga dentro del apoyo torna en cuenta una posible 
reversión del esfuerzo bajo dicha sobrecarga Es necesario proporcionar el anclaje apropiado para 
desarrollar toda la resisrencia a la fluencia en tensión en el paño de apoyo. El Reglamento exige que 
otros elementos tengan varilla, del lecho inferior traslapadas en los apoyos internos o con ganchos en 
los apoyos e.xternos El requisito de anclaje completo no se aplica a ningún exceso del refuerzo 
proporcionado en el apovo. 

El reglamento. limita los tamaiios de varilla para refuerzo por momento positivo en apoyos simples y 
en puntos de inflexión En efecto. esto impone una restricción en el diseño del refuerzo por adherencia 
en flexión. dentro de las zonas de momento minimo y de esfuerzo cortante considerable. Tal condición 
podría existir en una viga de claro cono que soporta una carga muy grande, la cual requeriria varill• 
de gran diámetro que se desarrollarán dentro de una distancia corta. Ahora bien, las varillas deben es 
limitadas a determinado diámetro. de manera que la longitud de desarrollo /d, calculada para Íy, no 
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exceda de la expresión (M,,IV.,)+ /ª El límite de tamaño de varilla en apoyos simples. cuando las 
varillas tienen ganchos terminales estándar o anclajes mecánicos y que terminan más allá del eje del 
apoyo, puede suprimirse Los anclajes mecánicos deben ser equivalentes a los ganchos estándar. 

La longitud M,/Vu corresponde a la longitud de desarrollo del tamaño máximo de varilla permitido por 
la ecuación para adherencia en flexión, empleada anteriormente. La longitud M,/Vu puede 
incrementarse en un 30% cuando los extremos de las varillas están confinados por una reacción 
compresiva. corno la proporcionada por la columna inferior, pero no cuando una viga se apoya en una 
viga principal 

Para la viga simplemente apoyada que se muestra en la figura 6.11. la /d máxima que se permite para 
las varillas "a·· es 1 3 tv1,/V., - /,. Esto limita el tamaño de la varilla para satisfacer la adherencia por 
flexión A pesar de que la longitud total del anclaje desde la sección critica para las varillas "a" es 
mavor que l 3 1\1,,/Vu - l •. el diámetro de las varillas "a" deberá limitarse para que resulte /d::; 1.3 
Mn/Vu - /,. 

n~º 
1.3 Mn/V., -

Vanllas •a• \ 

/.\ 
'" --
~ 

Mo1.. gd 

Maa)8 IO:al 

' 

1 

,• 
V~rilas ,,. \ 

1 

~ Socc16n e rttiea para las varillas ·a· 

en el punt o de cone teOnco dti 
"b". aa~ vanuas 

::1g•"·' f, I ! Rc.:qu1.-11os d..: b lo11~1tud do: d.:s.arrollo en u11 apo~o si111plc (\'arillas recias). 

Mn es momento resistente nominal de la sección transversal (sin el factor <P) Como se indicó 
anteriormente. los tama1ios ma\'ores de varillas pueden acomodarse proporcionando un gancho estándar 
o anclaje mec.1111C<' en el extremo de la varilla que está dent1t• del apoyo En un punto de inflexión 
!véase la tigui;1 6 l~J. el rc!Uerzo por momento positivo deberá tener una longitud de desarrollo /d. 
calculada de acuerdll con el reglamento. que no exceda del valor de la expresión (M./Yu) +l .. en la cual 
La no deberá exceder del valor de l 2d,.. el que 'ea mayor Poi ejemplo. la varilla del # 11 requiere una 
longitud dl' de:<arrnllo basica en tensiun de O 06 A,.Cf,,I(' = 1 ~) m para acero de 4.200 Kg./cm 2 y para 
ctlncreto dl' pe:<o IH•rmal Para una viga de claro (ono. la varilla del # 11 puede ser demasiado grande 
para cumplir c.111 el requisito dl' adherencia por tlexion 
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- --
1 P. l. -
1 L0 = d 

, 
12 el b 1 ::,-..., o Mn/Vu 

1 
1 1 

----
1 

' 
1 ~ Mox. gd ,..- SecoOn crri 

para vanUas 

Vanllas ·a· 

JC3 
·a· 

. 
¡.-rguro 6 J ]_ Concepto para dctennin.ar el ta111.alio 1n.'Í.:\Ín10 de las varillas ··a" en el punto de inflexión. 

6.8 Lo11¡:1111J Je Je.,arrollo Jd refuer:o por momento 111!}!(1//Vo 

Los requisitos del reglamento previenen contra el posible desplazamiento del diagrama de momento en 
los puntos de inflexión Por lo menos un tercio del refuerzo por momento negativo proporcionado en el 
apoyo debe extenderse hasta una longitud de anclaje especificada. más allá de un punto de inflexión. La 
longitud de anclaje debe ser el peralte efectivo del elemento d. 12do, ó 1/16 del claro libre. lo que sea 
mayor. como se muestra en las figuras 6.9 y 6.13 El area de las varillas "E'" en la figura 6.9 (a) debe 
ser al menos un tercio del ilrea del refuerzo proporcionado para -Mu en la cara dd apoyo. La longitud 
de anclaje del refuerzo superior en tensión. más allil de los apoyos interiores de elementos continuos, 
por lo general se n1elve pane del refuerzo superior del claro adyacente, como se muestra en la figura 
6 13 

Punto de esfuerzo l"!Wlmo 

P. I ~ d. 12do O lr/16, el que sea mayor, 

r-===-l=-==·=· "'-!==== l_-1 por lo menos 113 As. 

l. 

Para satisfacer al claro de ¡;¡ derecha 

¡.-,gura 6 13. Anclaje dentro de: L1 viga adyacente 
( Nor11~1lr11c111c dicho ancl.1Jc fonn.a ~irte del n:fucr1.o adyacente). 

Los ganchos terminales estilndar son un medio efectivo para desarrollar varillas supriores en tensión en 
apoyos ext.:rio•·..,s. com<' se mu<:stra en la figura ó 14 
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Gancho estAndar 
de geº y , soº 

Secoón crn1::a para la long11ud óe desanollo 
de la varilla en 1a cara det apoyo. 

Figura ri J .J. A..nclaJc dentro del :ipo~ o cx1crior con 11n gancho cst;índar. 

6. 9. Í .4.\fJt.'C(O.\ ,t:l..'lll'f"Q/1..', 

En las disposiciones para los traslapes se requiere que el ingeniero especifique en forma clara y 
completa lns detalles del traslape en los documentos técnicos Los planos estructuraks. las notas y las 
especiticacionc> deben ilustra1 o describir claramente todas las ubicaciones de lns traslapes. los tipos 
pcr111itidos o 1cqueridc» v. para traslapes. la longitud de trnslape requerida. El ingeniero no puede 
simplemente expresar que todos los traslapes serán de acuerdo con el Reglamento ACI 318-02: esto se 
debe a que son muchos los factores que afectan los traslapes del refuerzo. entre los cuales se encuentran 
los que se 111encinnan a rnntinuación para traslapes en tensión de varillas corrugadas: 

• Tamaii1• de la varilla 
• Resistencia a la tluencia de la varilla 
• Resistencia a la \,:utnprl·:-;ion del concreto 

• 1'0>1cion de la \'a1illa ( \arillas del lecho superior u otras) 
• [ oncrctu de pes.i nonn;d o de agregado ligero 

• Espaciamiento entre va1 illas ~·distancia desde el paño Literal del elemento 
• Retüerz11 transwrsal confinad" 
• ReL·ubr1miento epox1co 
• Cantidad de varillas empalmadas en un sólo sitio 
• Exceso de refuerzo (proporcionado vs requerido) 

Es casi impo,ible que un ddalladm de varillas de refuerzo sepa qué traslapes se requieren en 
determinada ubicación en la estructura. si el ingeniero no ilustra o define en forma explicita los 
requisitos de los traslapes El ACI especifica "Los traslapes del refuerzo se harán únicamente de la 
manera en que se requiera o se· permit¡1 en 1 os planos de diseiio v en las especificaciones, o bien con la 
autorizacion del ingeniero". 
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6.9.2 Traslapes 

No están permitidos los traslapes para varillas mayores que las del #11, ya sea en tensión o e 
compresión. excepto: 

• Las varillas #14 y #18, sólo en compresión, pueden traslaparse a varillas #11 o menores. 
• Las varillas #14 y #18. sólo en compresión. pueden traslaparse a bastones que sobresalen de 

cimientos de tamaño menor. 

El ACI expone las disposiciones para traslape de varillas en paquete (en tensión o en compresión). 

Las longitudes de traslape requeridas para varillas individuales dentro del paquete deben incrementarse 
en un 20 y en un 33% para paquetes de 3 y 4 varillas respectivamente. No se permite el traslape de 
varillas traslapadas dentro de un paquete 

En elementos en flexión las varillas de los traslapes pueden estar unidas con traslapes sin contacto. Para 
evitar una posible sección no reforzada en un traslape espaciado (no encontrado), el ACI limita la 
distancia máxima entre varillas en un traslape a una quinta pane de la longitud de traslape o a 15 cm., 
la que sea menor Por razones prácticas. son preferibles los traslapes de contacto ya que. cuando las 
varillas se mantienen juntas con alambre, es más fácil asegurnrlas contra el desplazamiento durante el 
colado dd concreto 

6./0. has/ape.1 de 1·,ml/<1s corm¡!adas y alamhre C()rf'//¡!<1Jo en te11siú11 

Los traslapes en tensión de varillas corrugadas y alambre corn1gado se designan como clase A y cla 
B con la longitud del traslape. siendo un múltiplo de la longitud de desarrollo en tensión /dh- Se ha 
retenido la clasiticación de traslapes de clase A y B para alentar a los diseñadores a que traslapen 
varillas en puntllS de esfuerzo minimo y para que· alternen los traslapes a lo largo de la longitud de las 
varillas a fin de 1nc,1ora1 d comportamiento de los detalles criticos 

La longitud de desarrollo '• empleada para calcular la longitud del traslape debe ser la correspondiente 
al desarrollo d<· la/, total. porque las clasificaciones de los traslapes ya reflejan cualquier exceso de 
refuerzo en la ubicacion del traslape (el factor para exceso de :\s no debe utilizarse), para considerar el 
recubrimiento. el espaciamiento libre y el cerramiento de refuerzo transversal de las varillas que están 
siendo traslapadas. deben aplicarse los factores de modificacinn También deben aplicarse los factores 
para reflejar la influencia de la posicion de refuerzo (efecto de varilla superior), tipo de agregado y 
recubrimiento epóx1co. en los casos en que sean aplicables: la longitud mínima de traslape es de 30 cm. 

Para los traslape' del retuerzo de losas y muros. el espaciamiento libre efectivo de las varillas que están 
siendo traslapadas en el mis111<• lugar se toma conu1 el espaciamiento libre entre h1s varillas traslapadas 
menos el d1ame1ro de una varilla Este criterio de espaciamiento libre se ilustra en la figura 6. I 5 (a). El 
espaciamiento para traslapes que no están en contacto (espaciamiento entre varillas traslapadas no 
mayor que 1 /~ de la longitud del traslape ni mayor que l 5cm) debe ser considerado como el mismo 
para traslapes en contacto !'ara los traslapes de refuerzo de columnas y varillas de vigas, el 
espaciamiento libre efectivo entre las varillas que están siendo traslapadas dependerá de la orientación 
de las varillas traslapadas Ver figuras 6 15 (b) y (c) respectivamente 
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El ingeniero debe especificar la clase de traslape en tensión que debe emplearse. La clase de traslape 
depende de la magnitud del esfuerzo de tensión en el refuerzo y del porcentaje del área total de acero, 
que debe traslaparse dentro de cualquier longitud de traslape dada, como se muestra en la tabla 6S~.; 
Cuando el área de refuerzo de tensión proporcionada en la ubicación del traslape es de más del doble dé'° 
la requerida por la resistencia (esfuerzo de tensión bajo en el refuerzo) y 112 ó menos del área total del 
acero que esta traslapada dentro de la longitud de traslape requerida, puede emplearse un traslape clase 
A: se deben cumplir ambas condiciones o, de otro modo, se debe usar un empalme clase B. Es decir, si 
el área de refuerzo proporcionada en el sitio del traslape es menor de dos veces el área requerida por 
resistencia (estlterw de tensión alto en el refuerzo), y/o más de 112 del área total se trabaja dentro de la 
longitud de traslape. se debe emplear un traslape clase B. 

Pueden emplearse los empalmes soldados o las uniones mecánicas que cumplan con los requisitos del 
ACI. en lugar de los traslapes 

Los traslapes en tensión de elementos anillados deben estar hechos con un traslape totalmente soldado 
o con una unión co1npletamente mecánica con 75 cm., entre traslapes de varillas adyacentes (empalmes 
soldados o uniones mecánicas) 

J ah/a 1, Y. CondJc1ones de empalme para traslape (en los lugares del emp;1lmc). 

Oa« A ... t.O/d Clase B .. 1.3/d 

(A, proporcionado)~ 2 (A, requerido) Todas las otras 

y ;xircent•Jt de empalme A5 SS~ condiciones 

6. / / L111¡i<1/m,•., de nrril!ax c1Jrr11¡:udu., .rnjetax u com¡iresi611 

Puesto que el ,·,linponamiento de adherencia de las varillas de refuerzo en compresión no se complica 
con el problema potencial del agrietamiento transversal por tensión en el concreto, los traslapes en 
compresión no requieren de disposiciones tan estrictas como las especificadas para traslapes en tensión. 
Las pruebas han demos1rado que la resistencia de los traslapes en compresión depende principalmente 
dd apoyo terminal de las 'ª1 ilbs en el concreto. sin un incremento proporcional en la resistencia, 
aunque se duplique la l1>ngitud de traslape. Por lo tanto. en el Reglamento se requieren longitudes de 
traslape significat1\ amente mas largas para varillas con resistencia a la fluencia mayor de 4,220 
Kg/cm' 

6.11. I /·,'111¡ •a/11" ·s !"ira trax/ap<' ~ e11 co111¡ 11·.:sui11 

Para el Reglamcnt" de 1 'l89. el calculo de empalmes para traslapes en compresión requiere que la 
longitud m1nima de tra,lape s<:a simplemente O 0071 f)db, pero no menor que 30 cm.; para las varillas 
de refuerzo con una resistencia de fluencia mayor que 4.220 Kg/cm 2 se especifica una longitud mínima 
de traslape de 10 0128f, - 24) d• pero no menor que 30 cm. Las longitudes de empalmes para traslape 
deben incr~mentarse en 1/3 para concreto con una resistencia a la compresión especificada menor de 
210 Kg/cm· 

Con la longitud de traslape "básica" para traslapes en compresión como función del diámetro dl 
varilla do y de la resistencia de fluencia de la varilla f~. y tres factores de modificación para anillos y 
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zunchos y para las resistencias más bajas del concreto es conveniente establecer traslapes en 
compresión, no menores de 30 cm., simplemente como un múltiplo del diámetro de las varillas 

Para varillas de grado 42 . 
encerradas dentro de los anillos. 
encerradas dentro de las zunchos . 

Para varillas de grado 53. 
encen-adas dentro de los anil 1 os. 
encerradas dentro de los zunchos 

}0 dn 
2) dh 

. . 22 5 d, 

4} 5 di. 
-16 dh 
33 d1i 

Para C 210 Kg/cm'. multiplicar por un factor de 1.33 Pueden desarrollarse rilpidamente tablas de 
traslapes en co111presión para los tamaños estándar de las varillas usando los anteriores resultados 

Como se señaló. las varillas #14 y #18 pueden traslaparse. sólo en compresion, a varillas #11 o 
menores. en bastones que sobresalen de zapatas Se requiere que. cuando se traslapen en compresión 
varillas de diferentes tamaños. la longitud de traslape sea la longitud de desarrollo en compresión de la 
varilla más grande. o la longitud de traslape en compresión de la varilla más pequeña. la que sea mayor. 

Los traslapes de apoyo de e:-,tremo se permiten sólo en los elementos que tienen anillos o estribos 
cerrados o zunchos Se aconseja al ingeniero el empleo de traslapes de apoyo terminal para varillas 
inclinadas respecto a la venical Los traslapes de apoyo de extremo para varillas en compresión se han 
emplead" casi sie111pre en columnas v se pretende limitar su uso a varillas esencialmente venicales, 
debido a que en el campo se prese111an dificultades para lograr el apoyo terminal adecuado sobre 
varillas h01izontale> o l'arillas inclinadas de la venrcal de manera significativa. Tambien se permiten 
empalmes soldado> o uniones mecanicas para traslapes en compresión y deben cumplir con los 
requisitos de la sección respeCllva del ACI 

Los requisuos de uaslanes pata columnas suponen que un empalme para traslape en compresión tiene 
una capacidad de tensión de por lo menos 1/4 de C 
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Cap11ulo 6 Requ1!>-tlos compl.:mentario.; de diseño 

1, se 
de to 

1f\ la cara 

¡.-tguru fJ. /6 Rcquis11os especiales de LrJslapc para colunu1as. 

Las disposiciones de traslapc·s para columnas se basan en el concepto de proporcionar alguna 
resistencia a tensión en todm los lugares de los traslapes de las columnas aun si el análisis indica 
compresión u111camentc en un lugar del traslape En esencia. en el ACI se establece la resistencia a 
tensión requerida de la; \'arill:ts longitudinales en las columnas: pueden usarse. traslapes, empalmes 
soldados a tope. unione, mecánicas y traslapes de apoyo en extremo. 

6. / 2. / /~111¡,t1!111t·., ¡>t1rt11rt1slt1¡h· .... ·1..·11 ':o/111111u1.\ 

Se permiten empalmes para traslapes en varillas de columnas requeridas para compresión o tensión. El 
tipo de traslape que ha de usarse dependera del esfuerzo de las varillas en la localización del empalme, 
de compresión o de la tension y de la magnitud si existe tensión debido a todas las combinaciones de 
cargas factnrizadas con,ideradas en el diseño de la columna. El tipo de traslape que ha de usarse estará 
gobernado por la cnmbinacion de cargas que producen la mayor tensión en las varillas que están siendo 
traslape Los requisitos de diseño para los empalmes en varillas de columnas pueden ilustrarse por 
medio de la interacc·ión 11pica carga-momento a resistencia. como se muestra en la figura 6.16. 

El esfuerzo de las ,·arillas en \'anos puntos a lo largo de la cu1-va de interacción define segmentos para 
curva de resistencia en Jonde pueden usarse los diferentes tipos de traslape. Para las combinaciones de 
carga autorizada a lo largo de la curva de resistencia. el esfuerzo de las varillas puede calcularse p~·­
determinar el tipo de empalme requerido. sin embargo. existe un dilema de diseño para combinacio. 
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de carga que no caen exactamente sobre Ja curva de resistencia (por debajo de Ja curva de resistencia), 
ya que no existe un método exacto simple para calcular el esfuerzo de las varillas para esta condición 

Un método aparentemente racional es considerar que las combinaciones de carga factorizada por 
debajo de la curva de resistencia producen esfuerzo en las \'arillas del mismo tipo de compresión o 
tensión y de la misma magnitud aproximada que la producida a lo largo de segmento de la curva de 
resistencia interceptada por lineas radiales (lineas de igual excentricidad) a través del punto de 
combinación de cargas. Esta suposición es más exacta cuando las combinaciones de carga factorizada 
que están siendo investigadas caen cada vez más cerca de Ja curva de interaccion de la resistencia real 
de la columna Usando este enfoque pueden establecerse zonas de "esfuerzos de varillas", como se 

muestra en Ja tigura 6. 16 

Para comb1nac1one:< de carga tactorizada en la zona I, todas las varillas de la columna se consideran 
sujetas a cumpresiün Para cornbinaciones de carga en la zond 2. se considera que el esfuerzo en las 
varillas en las caras de tensión de la columna varia desde O hasta 0.5 f, en tension· para combinaciones 
de carga en la zona 3. el esfuerzo en las varillas en la cara de tensión se considera mayor que 0.5 f, en 
tensión El tipu de traslape que ha de usarse dependerá entonces de en qué zona o zonas están 
localizadas tocias las combinaciones de carga factorizacla consideradas en el diseiio de la columna El 
diseñador necesita unicamente localizar las combinaciones de carga factorizada en el diagrama de 
carga-reststenc1a-mnmento pa1a Ja columna y varillas seleccionadas en el diseño para determinar el tipo 
de traslape requerido De esta manera el uso de gráficas de diseño-carga-momento facilitará 

grandemente el diseño de empalmes de varillas en las columnas 

Por ejemplo. s1 la combinación por gravedad factorizada gobernara el diseño de Ja columna. digamos el 
punto A en la iigura b.1 ó. todas las varillas se hallan en compresión: pero, una combinación de carga 
que incluya al ,·iento. digamos el punto B en la figura 6.16, produce algo de tensión en las varillas; el 
empalme debe 'er diseiiado para una condición de la zona 2 1 el esfuerzo de las "arillas es de tensión, <: 
pero no e>.ceck 0.5 f. en tensión) Como una conveniencia de diseño. los diagramas de diseño para 
columnas ele al~unas avudas de diseño, indican las localizaciones del esfuerzo de varillas a Jo largo de 
los diagra111as de i111enKcinn de las resistencias de diseño. 

Los requisito, ,le discil<' para empalme' en las columnas se 1 esumen en la tabla 6.10. Nótese que el 
traslape en Cllmprcsinn. per111itido mando todas las varillas están en compresión. considera una 
longitud de tra,;lapc en n>mpre:<ion adecuada cn111u un requisitu 111inimo de resistencia a Ja tensión. 
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Tabla 6./0. Traslapes en columnas 

Esfuerzo de varilla en com· Use tr:islapc en compresión modificado por un factor 
presión (zona 1 ) .. de 0.83 para anillos ó O. 7 S para espirales. 

- Esfuerzo de varillas S 0.S fy Use U>slapc en tensión de clase B si ml.s de 112 del 
en tensión (zona 2)" total de las vanllas de la columna están uaslapadas en 

la misma Iocalizaciórt 

Use uaslapc en tcns10n clase A si no ml.s de 1/2 del 
rotal de las varillas de la columna están empalmadas 
en la misma localización. Alterne los tra.slapcs al 
menos /d. 

- Esfuerzo de varillas o.s r, en Use uaslapc en tcnSión clase B. 
tensión (zona 3)• 

•Pan UX'lu 1. 2 y 3, "ªla figun 

El ACI proporciona factores de reducción para el traslape en compres10n cuando el traslape está 
encerrado en toda su longitud por anillos (reducción de O 83) o por un zuncho (reducción de O. 75); los 
zunchos deben cumplir los requisitos reglamentarios. Cuando los anillos se usan para reducir la 
longitud del traslape, los anillos deben tener un área efectiva minima de 0.0015 hs Las ramas del anillo 
en ambas direcciones deben proporcionar el área minima efectiva para permitir el factor de reducción 
de 0.83 Ver figura 6 17 

i( l J J IJ L------:, 
1 h, . 

(perpendicular a la dirección h1) área.' de 4 varillas de anillo O.!Xll 5h 1s 

(perpendicular a la dirección h1) 1rc:i.~ de 2 varillas de anillos 0.0015 his 

¡.·,:.:uru fi Ji Traslape en co1npn.:s1ón 

6.12. 2. lémpa/111.:s .:11 apoyos de .:xtremo e11 co/11m11m· 

Se permiten e111palmes en apoyos de extremo. para varillas en columnas sometidas a esfuerzo de 
compresión pa1 a todas las combinaciones de carga factorizada (zona 1 en Figura 6.16). Aún cuando no 
exista tensión debe mantenerse una resistencia minima a tensión de las varillas continuas (no 
empalmadas) cuando se usen empalmes en apoyos de extremo Las varillas continuas en cada cara de la 
columna deben proporcionar resistencia en tensión de A,f,14, en donde A, es el área total de las varillas 
en la cara de b columna; de este modo. no más de '/, de las Yarillas pueden ser empalmadas en cada 
cara de la columna en cualquier punto particular. Deben alternarse empalmes en apoyos de extremo o 
deben agregarse varillas adicionales en la localización del empalme si han de empalmarse más de 'l. de 
las varillas 
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6.13 Co111rol del agrietamiento 

6.13. J C11nsidaacio11es Cil'11aolcs 

Según las disposiciones del ACI se requiere de una distribución apropiada del refuerzo de tensión en 
las vigas y en las losas en una direccion para controlar el agrietamiento provocado por la flexión. 

Las investigaciones de laborator in han demostrado que. por lo general, el agrietamiento es proporcional 
al esfuerzo de tensión del acero. Por lo tanto. con los esfuerzos de tensión bajos en el refuerzo para 
cargas d1: servicio estas estru..:tur:is pre,entaban po..:os problemas de agrietamiento debido a la flexión. 

Con la introducción de los ace1 "-'de alta resistencia con esfuerzos de fluencia de 4 220 a 5 270 Kg/cm2
, 

e incluso mayores. y la aceptacion de los conceptos del Diseño por Resistencia. donde el refuerzo se 
tensa a mavorcs proporciones de resistencia a la t1uencia. el control del agrietamiento debido a la 
flexión media111e detalles arropiados dc:I refuerzo e' mas imponante 

Si realmente el agrietamiento dd11do a la t1e:1.iún es proporcional al esfuerzo de tensión en el acero, 
entonces es evidente que los criterios para d control del agrietamiento deben incluirse en el proceso de 
diseño 

De lo anterior se deduce que el 111omento de inercia efectivo de una sección depende más de la sección 
agrietada cuando se empican 'º' conccrtos del Oiscño por Resistencia Razón por la cual se pone 
énfasis en las disposiciones del R,•:;lamento rara calcular las ddlexiones en la sección agrietada. 

Las primeras 111vestigac1ont:' del ancho de la, grietas en vigas y elementos sujetos a tensión axial 
indicaron que el ancho de las F1·ieras es rrororc1onal al esfuerzo en el acero y al diámetro de la varilla, 
pero inversamente prorurl'illnal al porcentaje de rcfu.:rzo 

Las investigaciones mas recie11ti:s. con ,·arilla' corru!,!adas modernas. han confirmado que el ancho de 
las grietas es prorllrciunal al ,·sti1crzu del acero Sin embargo, se descubrieron otras variables que 
afectan c:I anchu de 1:" gric1a~. esta' rcllejan el detallado del acero, tales como el espesor del 
recubrimiento de conncto ,. el iuea del concreto en la zona de tensión máxima que rodea 
individu;ilrnente a cada ,·arilla de refuerzo Se debe tener en cuenta que existen grandes variaciones del 
ancho d1: las ~netas. aun en io,; trabajos de laboratorio muv controlados. Por eso, el Reglamento 
presenta en forma sencilla d l"•llllrol de grieta'. el cual rroporciona los detalles de refuerzo razonables 
a la vez que cu111plc con las 11<ll 111as de trabajo en el laboratori<' y de la experiencia práctica. 

(,_/J.::. I !1strih11u1i11 dl'l ifrf11l'l":u por 1 <"11s1u11 ,.,, /11."'·' <!11 1111a d1reL"ciÓ11 y l'tgas 

En d Reglan_:i<·nto se rccomi<·11d,1 que. cuando la resistencia a la fluencia del refuerzo sea mayor de 
2.81 O Kg/cm·. las característica:. del refuerzo en tensión por flexión sean tales que la cantidad z, dada 
por la siguiente ecuación. no c~ceda de cienos l1rn1tes especificados. 

:~J,' d A (6.2) 

Estos limites son 3 l.2'iO Kg.'crn' para la exposición interna y 25,895 Kg/cm2 para la expostc1on 
externa Por cunsiderac1c>nes prac:ucas. la ecuaciún ti 2 se presenta en términos de detalles del refuerzo 
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en vez de ancho de la grieta por si misma. La ecuación 6.2 proporciona una distribución del refuerzo 
por flexión que asegura un control razonable del agrietamiento por flexión; es decir, mayor número el~ 
varillas más pequeñas con espaciamiento más corto. Una gráfica de z vs dcA se ilustra en la figura 6. 
la cual también puede servir como ayuda de diseño. 

Z. kg!cm 

W.160 ..---------------------, 

3~.óUJ 

3 2.().1() 

28.480 

~4.920 

z:fs~ 
exposición 

-------------------
imcrior 
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exterior 
r1 • 4218 k&fcrn2 

r," o.6 rr 
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dci\.~m 1 

F1guru f; /., (111"\a de discllo parn t1 d1stribuc1ón del rcfucrro por ílcxión (control del agrietamicnlo). 

En la ecuación 6.2. fs ( Kg.lcm: ). es el esfuerzo calculado en el refuerzo a nivel de carga de servicio y 
puede tomarse como el 60 % de la resistencia de fluencia especificada: fy de (cm.) es el espesor del 
recubrimiento de concreto. medido de la fibra extrema en tensión al centroide de la malla o alambre 
mas cercana a esta fibra 

Se define .. A .. 1rn1
2

) como el area efectiva de tensión del concreto que rodea al refuerzo en tensión por 
flexión y que tiene el mismo centroide que el refuerzo. dividida entre el número de varillas y alambres. 

Cuando d refuerzo por tlexión consiste en varillas y alambres de diferentes diámetros, el número de 
varillas o alambres se calcula como el iirea total del refuerzo dividida entre el área de la varilla o 
alambre de marnr diamctro que se utilice (Figura ó.19). 

Esta definición es satisfactoria para todos los detalles del refuerzo, excepto para las varillas en paquete. 

F1..."ffillltdo Monroy ~hra.nt..l.a 103 
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Diseño di! estructuras d<! con1.Tci.o d.: acuerd0 al ACl. utili1.3lldo d progra1na ST AA!JfPRO 

Es:noos 

E1emplos 

Las varillas 1. 2 y3 son del 110 
!área• 8 19cm2) 
las vanHas' y S son 19 
/área• 6 4Scm1} 
numero eQuiva1ente oe van11as 110 

• (3x819+2x6t5)/819. 457 
A • 2 bd.c. I 4. 57 

2 Las var1nas l, 3. 4 y 5 son •8 
1area • 5 09 cm2

) 

la v;¡r1U~ 2 ª' 10 (~rGa.6.dS cm2) 
numero eouivalenle de v.1rlHas 19 
e (47509+ 11645)/645•' 16 
A·2bdc~l4.16 

.r:-1.'t.!.ura 6 /9 Área cfcctha de tensión .. A .. cuando se utiili'~ln di,·crsos taniai\os de ,·artllas 

En la expresión original para el ancho de las grietas. de la cual se deriva la ecuación 10.4. se incluía un 
factor p como uno de los parámetros. donde p es la relación de la distancia del eje neutro desde la fibra 
extrema en tensión y desde el i:entroidc del refuerzo. Para simplificar el diseño práctico de las vigas se 
emplea un val cu apro~1mado de 1.2 para P. en la ecuación 1 O 4 del Reglamento. A partir de la 
derivación del ancho original. las pruebas adicionales indican que ta expresión del ancho de las grietas 
también es apl1cabk a Lis losas en una dirección con un valor ll de aproximadamente 1.35. Por lo tanto, 
los Comentaritis del Reglamento sugieren que el valor máximo de z se reduzca para las losas en una 
dirección por la relación de 1 211.3 5 .. o que z sea igual a 27. 860 para exposición interna y a 23,035 
para exposición externa Son convenientes ajustes parecidos para otros casos en los que el valor de p 
exceda de 1 2 

La tabla 6 11 muestra la separación maxima de las varillas para el refuerzo gradc1 42. como ayudas de 
diseño (\éase la Figura<> ll') Dicha tabla se basa en un estlicrzo para cargas de servicio fs = 0.6fy 
(Figura o. 20). ,·orno se 111dica en la sccc1on 1 O.o 4 Los cálculos de fs resultarían aproximadamente de 
O 56fy para un:i relación de carga mucna a carga viva de O.' ,. de O.oOfy para una relación de carga 
muerta a carga ,·iva de : La tabla se aplica al refuerzo de un¡¡ sola capa. La tabla 6 11 muestra que la 
separacilin normal del rcfucrw por lo general satisface los requisitos para el control de grietas con 
recubrimiento de 38 milimetrns o menos Sin embargo. para un recubrimiento de 5 cm o más, el 
espaciamiento máximo de las 'arillas a menudo estará limitado por estos requisitos 

Ft:n1an<lu f\101uov f\111J11J.i 104 
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Dtseño de estructuras de i.:oncreto d.:: a.i:uerdo .al ACI, utilizando el programa STAAD/PRO Capitulo 6 Requ1:-.ilos i.:omplcmenw1os de diseno 

,--./-····- ·--·---, 
! 

J - J 
/ 

- - - -- , •• ".·;.·· . ---- . --J 
~ ;!l 1 

/ •' 4" 

s 'A, 2d 
-

F1gum 6. 20. Criterio utih111do para desarrollar la tabla 6.11. 

Tah/a 6 I l Scparación niti.xuna de las varillas en ,·1g;1s• {rcfucrlo grado .J2) 

1 Tamano ae las Exposición cxtc!TIJ E•posición interna 
1 

vanllas 1. a 2S 89S k¡;icm z e 31 250 kg/cm 
1 

Recubrimicmo en cm Recubrimiento en cm 

1 
1 

3.7S s 7.5 3.75 1 s ' 1 

114 26.25 IS.62 7.S 46.8 28.00 

! #5 24.37 IS 7.S 40 25 

#ó 23.12 14.37 6.87 37.5 23.75 

#7 1 21.~S 1 13.12 6.87 35.6 23.75 

#8 20 l 12.5 6.25 35.6 22.S 

119 ! 18.75 11.87 6.25 33.75 21.25 

•10 1 17.S 1 11.25 S.62 3 t.25 20.S 

#l I 1 1 ó .8 1 1 t.~5 5.6:;!•• 30 19.68 

• V1lor en c.cntimeEro\. Í1 • O 6 C7 • 2 ~ )() K¡tcm1. una sot. ur- <k n:Jucna. 
•• Scpar..:ión mi..-nor que la pcrm11;.Ja en b. seccion 7.6.1. 

F cmando Monroy ~ 1 lranJ.a 
12 o 

1.S 

13 

12.S 

11.8 

11.8 

11.25 

11.25 

10.60 

10 

IOS 



D~eño d~ ~structuras di: ..:on.:reto di: .1..:uerdo al ACI. utilizando ~1 programa STA.AD/PRO 

EJEMPLOS 

.. 

F~mando Jv1on1oy f\hranJ.1 

I 2-1 

--~·- - -·- ---



Drs.eflo de Estructur.u. oe Concreto de acuerdo al ACI util..zando el programa ST AAOIPRO 

Ejemplo 1: Obtener la resistencia a flexión de una sección rectangular utilizando una 
distribución rectangular equivalente de esfuerzos, de acuerdo al ACI 318-02. 

fe := 280 Kg/cm2 

fy := 4200 Kg/cm2 

h := 40 cm 

b ·= 25 cm 

Paso 1: Cálculo del centro de gravedad del acero de tensión 

<l>X = 2 54 

2 
( ) 

n·<I> 
Acli ·=-­

.¡ 

ax·= A(<l•8) 

a'J ·= A(<:1>9) 

A~·= 2·a9 + u8 As= 17.961 

\'C = -------

\ = .i + + \¡; \' = 6.3Xi 

Paso 2· Cálculo del peralte efectivo 

d.= h - y 

Paso 3: Fuerzas en el acero y en el concreto 

Suponiendo que el acero fluye c. =c., 

l.=A>f\ 

Profundidad del bloque de esfuerzos en compresión 

1 • =--- a= 1~671< 
U.X5·f\: h 

Paso 4 Resistencia nominal y de disef\o 

1J1 ~1n 

J(J(Xí-100 
= IX.517 

M en l. Fernanao Monroy Miranda 

Mn= 2057 • IOh 

Ton-m 

Mn 
---- = 20574 
1000 l(X1 

Ton-m 

-------· -----~~-~~ 



Paso 5: Verificación de que el acero fluye 

Profundidad del e1e 11<·utro 

fl 1 ·= O 85 1f fe '.O: 2SO 

0.XS -

ll 1 = o 85 

u 
e·= -

ll 1 

/ h' 
(J) 1 -

' 

2Xti\ 
.,,, ) 

Deformación en el aceto 

¡;. ... :: t 1 t 1( 1:;:-.. 

Deformación de flut:nc1a 

[ = 2(l.l01HJ1 1 

li 
i:-. 

i:,, > .:., por Jo que si /luye el acero 

Otra manera de venficar la tluenoa es 

Porcentaje balanceado 

f\ ' 1 • ! ~1 l • f\ .,' 

Porcentaje ae acero de la secc1on 

r = 
b J 

! ... : 
M en 1 Fernanoo Monroy Muanoa 

O...flo óe ER1vct!Jra$ de Conc1eto de acuen:Jo al A.CI ut11izando el programa STA.-.DIPRO 
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Di5eño de E5tructllra~ de Concreto de acuerdo al ACI util¡zando el programa ST AADIPRO 

Ejemplo 2: Diseño de una viga rectangular con refuerzo de tensión, de acuerdo al ACJ 318-02 

Seleccionar las dimensiones de una viga rectangular así como la cantidad de acero de refuerzo 
As que se requiere para soportar las cargas de servicio indicadas. 

Md = 7.5 Ton-m 

MI:= 5 Ton-m 

fe := 28(1 Kg/cm2 

j~· = 42{11.I Kg/cm2 

Se calculara el peralte de la viga usando el refuerzo máximo permitido para elementos en 
flexión. 

Paso 1. Determinar el máximo porcenta¡e de refuerzo para Jos materiales utilizados 

Porcentaje balanceado 

ll I ·= O 85 if les 280 

º 85 _ 05 Cº ~;8º) 
111 = () 85 

.0.851ll·fc( 6120) 
rb:= ----

1\ (,J 2ll + ¡, 

rb = O O:!Xb 

('lllU' = 07)·rh 

Paso 2· Cálculo de bcJ2 necesario 

Resistencia a flexión necesaria 

l\lu = 1 4 t-.IJ + 1 (,.)AJ 

l\lu = 18.5 

Ri: · = r f\ ( 1 
\ 

di = . ') 

. r ,,. ) 
- 0)·--·-

11.XS 1\; 

Mu· J(Ml Jp()(I 

<l>· Ril 

hJ2111.."\: = 2X 170.-l) 

Paso 3 Dimensiones de Ja sección 

M en 1 Fernando Monroy Miranda 1 ¿ '1 3 



Se propone un recubrimiento 

r := (1 5 

h := d + r 

h = .llJ.(}(,H 

hrcill := 40 

d := hrcul - r 

Paso 4: Cálculo de acero y revisión de la sección por estática 

d = .1.1 5 

Mu· 1il<1 1 OOU 
Rn = ------

Rn = 7).27 

ll H5 k ¡' r=-- 1-
1\ ' 

"· RJ1 ) 1---
0 H5·1c 

r=(1021s< 

:\-:. = r·h·d 

:\:-;:::: IXOJ7 

rrna:\ = 0021.i 

T = 75755.Hl 

r 

$t\t:: = 1s511 >= 

Núrnero de varillas 

Con varillas del# 6 

' 
<ll<·-

ª="' :::-r:­
.¡ 

/\' 
tl\,lJ(• ·= -

a-:.c• 

n\':11<• = 11.32~ 

Mu= IX) 

.Con varillas del # 8 

' .¡,x· 
a..J<=x-

4 

t" 
11\'ilt."I = -

asX 

n\·a1;..: = :1 .Sú 

Se podrian usar 4 vanllas del # 8 o 7 varillas del# 6 

M. en 1 Fernanao Monroy Miranda 4 



Diseño De Estructura~ de Concreto de Acuerdo al ACI util1Zar'ldo el programa STAAOIPRO 

Ejemplo 3: Diseño qe una viga rectangular con refuerzo de compresión, de acuerdo al ACI 

Se tiene una sección de una viga con las dimensiones indicadas. calcular la cantidad de acero 
necesaria para soportar el momento factorizado. 

Mu:= 124 Ton-m 

fe = 280 Kg/cm2 

!\' = 4:00 Kg/cm 2 

h ·= 30 cm 

J = 7(, Cll1 

Paso 1 Verificar la capacidad resistente de la sección simplemente armada con el máximo 
porcentaje de refuerzo para tos matenales utilizados 

Porcentaje balanceado 

Jl 1 := O XS íf k $ 2Xü 

o xs - os-( re - 2xo) 
70 

Jl 1 = o xs 

rb = -o_.x_s_11_1_1_<: ( 6 t W ) 

f~ <d2o-t-tY 

rb = o 02x.t, 

rn1a\ ·:::: 0.75·ph 

r111a\ = o o: J .J 

A<:= r b J 

1=2t1Sl-l(111 
., 

u - ----
(1 XS-k I• 

4' . - . 9 

4>\!i: ·= ~.,\, ,, ( J - ~)·----
\ • l(Xi- llU> 

~\111 = 1 IJ X<> < Mu= 1 ~.¡ Por to que se requiere acero en compresión 

Paso 2 Resistencia necesaria que deberá tomarse con acero a compresión 

Mpu ·= Mu - 4>M11 Mpu = 10.20-1 

M en 1 Fernando Monroy M11anesa 12. (. 5 



O's.eño De E5tructura~ de Conc1eto de Acuerdo al ACI ut1«.zando el p<ograma ST AAQ.'PRO 

Paso 3: Cálculo de porcentajes de acero en tensión y compresión 

Suponiendo que el acero de compresión fiuye; fs = fy 

dp ·= 6.3 

rr 
Mpu· l 000 100 

~ 1\- (d - dp\·o·J 

rr = 00017 

r = o 023 

i\,=rhd 

A-::.=52717 

Asp = .1 S7J 

Verificando que el acero de compresión fiuye 

r - 1'1' = o o: 1 

.H:' Ji 1 k·dp ( (,l~H1 ) 
.C..C-'--'--'-'--'-'- . ) = (l u 1 ) 

¡,.J \(,(XI<• - f, 

Por Jo que s1 fiuye el acero de compresión 

Paso 4 Cornprobac1on de la sección como doblemente armada 

Si e! acero de compresión fluye se puede usar la ecuación 

a:~ 
t A~ - A~p1 I~ 

11 X).f1..·b 

~\:: = ,, 1.L 1 ¡\, - i\'J" !\ ·l( J - ~_·, \) + i\sp I\ 1 J - dp I] ---­
J {)(I J(l{XI 

Paso 5 Detallado de la seccion 

Acero de tens1on 

Con varillas ael # 8 

e~"<· 
a:-;= r.:.-

4 

M en l. Fernanao Monroy Miranda 6 



Dt-00 De Estructurf.:s. ae Concreto de Acuerdo al AC1 vtohJ:ar>do el progrema ST AAOIP'RO 

As 
nvar := -

as 

nvar = 1 O 404 

Se podrian usar 11 varillas del# 8 As = 11 as 

Acero de compresión 

Con varillas del# 6 

<!>(; = 1.905 
q,62 

us ·= rr--
4 

Asp 
n\·a1 := -­

as 

nv:u = l 359 

Se podrian usar 2 varillas del# 6 Asp = 2·us 

Paso 6: Comprobación del dise~o final 

Verificando que el acero de compresión fluye 

.!\s r:= 
h·J 

Asr 
l'P .= \,.d 

r - rr ;; o o:;~ 

.8:< fl l ·k·dr r út>Oí1 ) 
----'-·I = U.OIJ 

J\·J \ú(~~J-f\ 

Por lo que SI fluye el acero de compresion 

1/\-::. - A:">J'l·I~ 
a·=---~~ 

M en 1 Fernanao Monroy Miranda 

1 2. 7 

,\s = 55 73~ 

A..;p ::= 5.7 

7 



Ejemplo 4: Obtener la curva de resistencia a flexión de una sección rectangular utilizando una 
distribución rectangular equivalente de esfuefzos. de acuerdo al ACI 318-02 

1.0 

Pl•I 

fe := 280 Kglcm2 

fy := 4200 Kglcm2 

f3(z) := 0.85 if z,; 2XI 

[ o.85 - .os{ '· -7~81 ) J ;r 281 < z " z < 562 

.65 ;r z <: S<•c 

f31 := f3(fc) 

f31 = 0.85 

Gráfica del coeficiente ~l 

x:=0,10 .. 800 

O.Q 

-' " " 0.8 "· 

0.7 

0.65 o 6 .__ ___ _._ ____ .._ ___ __. ____ _. 

o 
o 

Obtención del porcen1aJe máXllllO 

pb := . 0.85-Jll·ÍC ( 6120 ) 

fy 6120 .. ~ 

pb = 0.0286 

pmax := 0.75-pb pmax = 0.021 

p := 0,.001 .. pmax 

U. en 1 Femmldo Monrov -

800 

• 800 

1 :·e~ 

X= f3(x) = 
o 0.85 

10 0.85 

20 0.85 

30 0.85 

40 0.85 

50 0.85 

60 0.85 

70 0.85 

80 0.85 

90 0.85 

100 0.85 

110 0.85 

120 0.85 

130 0.85 

140 0.85 

150 0.85 

8 



Ordenadas de la curva de resistencia Rn 

Rn(r) :; r·fy· 1 - 0.5·--
( 

r-fy ) 
0.85-fc 

60 

Rn(p) 40 

20 

o o 0.005 0.01 

Curva de resistencia para una secci6n especifica 

d :; 33.6 cm 

b :; 25 cm 

CI> :; .Q 

Mn(r) :; r·b·d·fy-(d - O.S.-r·_d_·fy-)---
1 

-
0.85-fc 100-1000 

25 

20 

Mn(p) 15 

<!>·Mil( p) 
10 

U. en l. Femmido Uorvov Miranda 

0.015 0.02 0.025 

p 

0.025 

p 

9 

----~·~ 



Ejemplo 5: Obtener el refuerzo por flexión de una sección T de acuerdo al ACI 318-02. 

Md := 9.95 Ton-m 

MI:= 12.17 Ton-m 

fe:= 280 Kg/cm2 

fy := 4200 Kg/cm2 

b := 76 cm 

d := 48 cm 

Determinar la resistencia a flexión requerida 

Mu:= 1.4-Md + 1.6-MI 

Mu= 33.402 

Suponiendo que trabaje como redángular ( a < t) 

<I> := .9 

Mu-1()().1000 
Rn:=-----

' <l>·b·d-

Rn=21.2 

0.85-fc ( J 2·Rn ) p:=--· 1- 1---
fy 0.85-fc 

p = 0.0053 

Verificación de que la sección trabaje como redángular 

p·d-fy 
a:=--

0.85-fc 

a = 4.484 < t = 6.35 cm. por lo que la~ T ai trabaja como rectangular 

Verificación de que el acero fluye 

p(zl := 0.85 if z $ 281 

[o.85- .05{'-7~81 )] if 281<z"'<562 

.65 if z :? 562 

p1 :=P<fc) 

pi = 0.85 

M. en l. Femando Monrov ""'1lnda 
1 ?. 1 
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:= 0.85·131 ·fc ·( 6120 ) 
pb fy 6120 + fy 

pb = 0.0286 

pmax := 0.75·pb pmax = 0.021 

. 14 
pmm:=-

fy 
pmin = 0.0033 

p min < p < p max, por lo que si fluye el acero y, además es adecuado 

Cantidad de acero requerida 

As:= p·b·d 

As= 19.311 

Se pudieran usar 4 vars. del # 8 

M. en l. Femsido Monrov - 1 , ., 
~ '-
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Ejemplo 6: Obtener el refuerzo por flexión de una sección T de acuerdo al ACI 318-02. 

Mu:= 55 Ton-m 

fe:= 280 Kg/cm2 

fy := 4200 Kg/cm2 

b := 75 cm 

d := 49 cm 

hf := 6.5 cm 

bw := 25 
cm 

Suponiendo que trabaje como rectángular ( a < t) 

<l> := .9 

Mu· 100-1000 
Rn:=----

' <l>·b·d" 

Rn = 33.94 

P := 0.85·fr( 1 _J 1 _ 2-Rn ) 
fy 0.85-fc 

p = 0.0088 

Verificación de que la sección trabaje como rectángular 

p·d·t)· 
a:==--

0.85-fc 

a = 7 .5 n > hf. por lo que la sección trabaja como T 

Cálculo como una sección T 

Armado necesario y resistencia a flexión con la que contribuye et patín de la viga 

Fuerza de compresión en el patln 

b = 75 

Cf := 0.85-fc-(b - bw)·hf 

Cf = 77350 
Cf 

Asf ·= -. !) 

Asf = 18.417 

Contribución del patln a la resistencia de la sección T 

<l>Mnf := <l>·Asf·fy-(d - 0.5-hf) 

<l>Mnf = 3184886.25 

M en l. Femando Monn:>y Mtranda 12 
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<l>Mnf = 31.85 
1 00. 1 ()()() 

Momento que debe tomar el alma de le viga 

Muw := Mu- 100- 1000 - <l>Mnf 

Muw = 2.315 x 10
6 

Muw 
---= 23.15 
100-1000 

Muw 
Rn:=---

2 
<l>·bw-d 

Rn = 42.85 

Cantidad de acero para que el alma soporte su contribución al momento 

0.85·fc ( J 2-Rn ) p:=--· 1- 1---
fy 0.85-fc 

p = 0.0113 

Asw := p·bw-d 

Asw = 13.889 

Profundidad del bloque de esfuerzos en el alma 

p·d·fy 
B\.\·:=--

0.85-fc 

BW•= 9.804 

Verificación del momento resistente de le sección T 

Mn := As"·Íy{d - •;) + Asf·fy{d - ~f) 

<1>· Mn· = 55 = Mu= 55 
1 00. 1 ()()() 

Refue<zo total para soportar el momento factorizado Mu 

As := A5" + Asf 

As= 31.305 

Revisión del porcentaje m8ximo permitido para secciones T con acero de lenslón 

fe hf 
pf := 0.85·-·(b - bw)·--

fy bw-d 

pf = 0.015 

M. en l. F-Monrov Mnnla I >-/ 13 



f3(z) := 0.85 if z :s 281 

[ o.85 - .os{ 
1 ~7~81 ) J if 281 < z " z < 562 

.65 if z " S62 

f31 := f3(fc) 

f3 I = 0.85 

pb := . 
0.85-f31-fc ( bl~tl ) 

!)· 6120. 1) 

pb = 0.0286 

bv. 
pmax := O. 75·- -(pb + pf) 

b 

pmax = 0.0IO'I 

Asmax := pmax · b-d 

As = 32.305 < Asmax = 40.0Só 

M. en l. Femanclo Morvot -

b = 75 

14 



Diseño de Estructura' de Coni..Tl."h> d.: acuerdo al r\Cl. uld1l..ulci" S fA \I)IJ'1c1 

l· 
i 
i 
3.50111 

4.50111 

. ' 

4.00111 
~ .00111 

(j~Ollll'\I Ía 

.,L., 0 
~. 

C,', 

Dimcnsiunes de clL·m~n1u,; 111ar~u dirección X. Z=ü 

\1 en J rc'fl\,UlJ0 \!Of'lTO~ t-.firanda 

-0.67111 

3.83m 

!3.50111 

Pagina 1de7 



Diseño de Estructura!. de Con ... Teto de ncul!'rdo ni ACI. utihz.ui.!u ST . .\·\DIJ'1,1 

·G.OOon 
' ' 

Dimensiones Je dcmcnt'"· rn;1:·cll di1 ccuún X. Z=ó 

\! 1!'11 1 F~·rn mdo \h1nr<1\ \tiranda 

: et O.GOx0.45 
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Diseño de Estructura ... de Con ... Tchi d..: ¡¡di..•rdu al :\CI. u1il1i'.:.mJ.i '-'T,\ -\l)f!'J ,, 

D11ncn='1,111c-. dr L·k·111l·111u::-. Cnlu1nnas 

r·· í+: .. Rffiu:l~p--otcmi~ri~·u.z:, 

!i.: ec1 0.4~Kll.l5 \Ject O.~)xO.i') ll.-ct u.~5•0./~ j,\ect 0.4Sxü.25 
¡. ¡ i l 1 
! . j i : j ~ 
¡ 1 --.- --~--- .~fi~ci'ü]'.bcilr:···--¡:¡~;·o.=i~:?~i 

"1 ! . 1 i 
: ~ect OA'.ix0.:•5 ~{.>' ú.l~xú./5 : Jl.,•:t 1•. 15,0.25 1 ll11c1 OY,x0.25 
¡ i ¡ '.: i ! 

'4= ~=· =r¡~tro::i5;855'·: ··· íl;,t", o l~~á:7~<:;:, p .. ifüi!·;nr.;ai~"''.1' 
.11 ! i, 1 i : 

l i ! 
l ¡ ¡ j 1 i : 

, •"' , ""·'~-. ~ "'" " ,
5
,,

25 
• ,,, "' , ]~~ 'º '" 'º : "'ª o.os.o2S 

""'=----"-- -"- R fitftr:i:>;iif:r.r ......... · n .,\'.IO:~ <;", n .}P. út ó.·u'xlf.7.5i'fotro:~ S.<0 . .i') 

[)1111L·11·.i~l11L'S lit· ::k·rnL·ntns. trabes 

Página 3 de 7 

····-··---·-



Diseño d.: Estructura~ de Corn .. Tehl de: acuerdo al ·\CI. ut1hz.111Ju 'iT ,\ .\J)/Pr" 

,1, 
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Disei'lo d.:- Estructura" de Con ... T.:-lu d.:- n.:11.:-rJo al .-\Cl utd1z.111J,1-.; r,.\,\ll1Pr» 
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• COMBINACIO'.\IES P:\K.:\ K.F\'ISIO:\ l>E DES!'! \/,\\llE'\TOS 
• 
LOADC01'11l6tl C.\1·1 C\'.1 

1 10 2 1 o 
LOAD COl-11l 711 C .\1 - U."C \' - 1 ~\·O 3 S/ · I• .; SYJ 
110:0,:;10.Jo:;:-o,; 
LO AD CO\I B 8 1 1 C .\ 1 • 11 5 C' \ ' 1 '\ . O .1 S/ - " ; S Y) 
l 1 O 2 O 5 :; 1 O -l -O .1 5 -'.l :; 

LOAD COl-11! 9 11 C \1 · 11 5 (. \ ~ \ - !I:; S/ · u.; SY ¡ 
1102053-JO.:u,;51._; 
LO AD CO:>. lll 111 1 1 l' l-1 - u ' C \' .-;\.o.;-.,¡ .1 3 SY¡ 

1 1 O 2 O 5 3 -1 O.: -U ; < -ll .: 

LOADCOl-1111111 l'~l -O'•'.\' . .;;-;\-¡ .;/·1·.~SY) 

l lü~0.5:-;«J.J \l 1 .;l,; 

LOAD C0\111 1: ( 1 C.f\1 - 0.5 1 · \' ~ ll ; S.\ - 1 >/ • 1 .1 SY ¡ 
1 J Ü 2 Ü) 3 ()) .¡ -1 (1 5 I· .1 
LOAD CO\IB 1:; (! C.~1 - o :" 1' \' . " • S\ - 1 .~1-1.;sv, 

1 1 O 2 O. 5 :; -O 3 -l 105-11.1 

LOAD Cüt\111 J -l ( 1 ('1\ 1 - (J ' 1. \' - 11 ; S.\ - 1 S/-11.;SY) 
1 JO 2 0.5 3 -0.3 -l -1 11 < .11 3 
LOAD COt\tB J' ( 1 (' f\1 - O 5« \ - i -;\·O:;~/· \i; SY¡ 

1 1 o 2 o :" :; 1 o -l o :; ' -1' 3 
LOAD C0~11l I<• 1 J C.f\1 - o' 1· \' - 1 S.\ - O:;.'/ · 11:; SY) 
1 1 O 2 O. 5 .1 1 O .; -O :; 5 \ · ; 
LOAD C0:>.111 ¡-; ( 1 Cf\1 - o:" 1 · \' ~\ ·O 3 '-./ - 1:.; SY) 
1 LO 2 O 5 3 -1 O.¡ O .1 5 _, 1 3 

I • / l 
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LOAD COMB 18 ( 1 C.M + O 5 C V - 1 SX - 0.3 SZ + O 3 SY) 
11.020.53-104-035(13 
LOAD COMB 19 (1 C.tvl + 0.5 C.V .,. 0.3 S.\'.+ I SZ - U 3 SY) 
1 1.0 2 0.5 3 O 34. 1.0 5 -O 3 
LOAD C01'1B 20 (l. C.1'1 + 0.5 C \' - O; SX-1 '.! - U 3 SY) 
1 1.0 2 0.5 3 o 3,4 -1 o 5 -11 3 
LOAD cor--1B 21-(1 C.1'1 -r 0.5 e V -\!; sx - 1 SI - () 3 SY) 
1 l. O 2 O. 5 3 -O. 3 ..¡ l. O 5 U 3 
LOAD COMB 22 ( 1 e M .,. 0.5 e V - u; S.\'. - l. sz - ü.3 SY) 
1 1.0 2 0.5 3 -0.3 4 -1 u 5 o 3 
• 
• 
*COMBINACIONES P~\RA DISE:\:O DE ESTRUCTl!RA 
• 
LOAD cor-.m 2:; e 1.2 e \I + 1 e, e v 
11.221.6 
LOAD cor-.m 2..\ ( 1.2 e \1 .,. o 5 e\" l -1 S.\'.+ (1 -:: sz +u.42SY) 
1 1.2 2 o 5 3 1 -1 4 o 4: 5 u 42 
LOAD COMB 2." ( 1 2 e \l. +o 5 e V - ! ..¡S.\'. - ll -1:' sz -O -12SY) 
1 1 2 2 O. 5 3 1 4 -l -O -12 " -O -12 
LOAD COl'-IB 21, ( 1.2 e \1 - o 5 e V - 1 .¡ SX + 1) .1: sz +O 42SY) 
1 l .2 2 0 ) 3 - l 4 _; 0 -12 < IJ -12 
LOAD C01'1ll 2-: ( 1 2 e \1 - o" e\" - ! ..¡ sx -11-12 S7. -0.-12SY 1 
1 l. 2 2 O 5 3 - 1 4 .: -O -12 ' -U 4 2 
LOAD C01'1B 2~ ( 1.2 e \1 - o" e\" - ll ..\2 sx- ! .¡ sz -0.42SY) 
l 1.2 2 0.5 3 (1 4·2 -1 l ..¡ 5 "-12 
LOAD C01'11l 2'J ( 1 2 e \1 - o·' e,. - 11 ..¡: SX - i -1 S7. -u 42SY) 
J J . 2 2 0 5 .\ ( 1 -12 ..\ - 1 -1 :' IJ ..\ 2 
LOAD C0!\11! )() (12 e \1 -o" e\"_¡, -12 S.\'.- 1 .¡ SZ-0-12SY) 
1 1 2 2 O 5 3 -U 4: -1 1 -1 ' -U -l 2 
LOAD C0!\11! 31 ( 1 2 e \1 • o" e\" - (• -12 SX- 1 .¡ sz -O -12SYJ 
1 12 2 O 5 3 -O 4: -1 -1 -1 '-U 42 
LOAD C01'1B 3: ( 1 2 e \1 - o " e\" - ; ..¡ sx - 11 -12 sz -O -l2SY) 
l 12 2 0.5 3 1 -l _; u.;: 5 -IJ -12 
LOAD C0!\1113_;11 : e \1 • ()'e\" - ' ..¡S.\ - 11 -1: sz ·() -l2SY) 
1 1 2 2 0.5 3 1 -l..¡ -O -12' IJ -1: 
LOAD C0\11! 3-l ( 1: e \I • (1 'e\" - 1 ..¡ SX-11 .¡: sz -U-12SY¡ 
1 12 2·05 3 -1 4 _; o -1: ' -IJ -12 
LOAD COMll 3" 11 2 e \1 • (1 'e\ - : ..¡ S.\-11 .¡:SI. u -12SYJ 
1 1 2 2. O " 3 - 1 -l .¡ -O -12 ' U -l: 
LOADCOl\1113<·11 :C\l -ü'C\' - >•-l2SX ·: -IS/'.-ü42SY) 
11220.'31·-12.J 1-15.11..\2 
LOAD COi\1113-: ( 1 2 e \1 -o' e\' - .. .¡:S.\- 1 ..¡ sz -ü-12SY) 
1 12 2 O. 5 3 11 -12 -l -1 -1 ' -O -12 
LOAD COi\111 3~ ( 1.2 e\! - o' e\" - (1 -12 sx - 1 ..¡ sz +0.42SY) 
1 1.2. 2 0 5 3 -U 4: -1 I -1 " 1 J -12 
LOAD CO!\IB 3'J ( 12 e \1 - o' e\' - (. -12 sx - 1 ~ sz +() -l2SYl ·, 
1 l. 2 2 O. 5 3 -O 4: -l - 1 -l ' IJ -12 
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