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DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
PRESFORZAOO: INTRODUCCION 

F. Robles F.-V. 
Universidad Aut6noma 
Metropolitana. 

·1. PRINCIPIOS GENERALES DEL PRESFUERZO 

1 .1 Conceptos introductorios 

La resistencia a tensi6n del concreto simple es muy infe-

rior a su resistencia a compresi6n. Para poder emplear el con-

creto simple en elementos que deben resistir tensiones, es nece-

sario encontrar una forma de suplir esta falta de resistencia a 

tensi6n. Se puede lograr esto colocando acero de refuerzo en las 

zonas de los elementos estructurales donde puede':" aparecer ten-

siones, que es precisamente lo que se hace en el concreto refo!:_ 

zado convencional. Sin embargo, esta forma de proporGionar re-

sistencia a la tensi6n presenta un inconveniente: aun cuando el r~ 

fuerzo garantiza una resistencia adecuada, no impide el agrieta -

miento del concreto a niveles de carga relativamente bajos. Son 

bien conocidds los efectos desfavorables de las grietas sobre la 
! 

apariencia y durabilidad de los elementos de concreto reforzado; 
l . 

de ah( que eliminar el agriktamiento haya sido siempre una de 
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de las principales preocupaciones de los proyectistas o Aunque 

ha habido dive~sos intentos para resolver el problema, la co~ 

tribuci6n más importante suele atribuirse al ingeniero francés 

Eugenio Freyssinet, quien convirti6 en realidad práctica la 

idea de presforzar los elementos de concreto reforzado o Se -

gún Freyssinet (ref 1 ,cap 1 del Tomo 1 de la ref 2), presforzar 

un elemento estructural consiste en. crear en él, mediante al-

gún procedimiento, antes o al mismo tiempo que la aplicaci6n 

de las acciones exteriores, esfuerzos tales que, al combinarse 

con los correspondientes a las cargas exteriores, anulen los e~ 

fuerzas de tensi6n o los mantengan menores que las esfuerzos 

permisibles de los materiales empleados. En otras palabras, 

lo que pretendía Freyssinet era eliminar totalmente las tensi~ 

nes en el concreto, introduciendo una fuerza que creara esfuer 

zos de compresi6n que anulasen los de tensi6'n. 

Este concepto inicial del presfuerzo se ha ido modifican 

do con el tiempo. T. Y Lin dice que presforza.r significa la 

creaci6n intencionada de esfuerzos, no para eH minar tensiones 

exclu~ivamente, sino para mejorar el comporta.miento general 

de la estructura (cap 1 de la ref 4). El presfue.rzo se util i:;;::a p~ 

ra controlar no solamente el esta.do de agrietamiento, sino tar::0 

bién el de deformaci6n. De acuerdo con los cr•iterios modernos 

de diseño, incluso no se consid:era imprescindlible eliminar to -

1 

talmente el agrietamiento. Así, ,sl concreto presforzado puede 
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concebirse simplemente como una modalidad del concreto re

forzado ordinario, constituyendo el presfuerzo una· solicita -

ci6n artificial que introduce el proyectista en los elementos 

estructurales para alcanzar alguna finalidad que se estime 

ventajosa. 

1 .2 Ilustraci6n del principio del presfuerzo 

El principio del presfuerzo puede ilustrarse en forma 

elemental con los siguientes ·ejemplos. Considérese una vi.ga 

de secci.6n rectangular, de concreto simple, libremente apoya 

da, como la mostrada en la fig IA. Suponiendo un comporta 

miento elástico, debido a la acci6n de la carga exterior, la 

viga quedará sujeta en su secci6n crítica a esfuerzos de com 

presi6n y de tensi6n, en sus fibras extremas , de 1 00 Kg/cm2 • 

Evidentemente, el concreto no puede resistir esfuerzos de te~ 

si6n de esta magnitud, pero si a la misma vi.ga de concreto 

se le aplica una fuerza axial de 20 ton, que proquce esfuerzos 

de compresi6n uniformes de 100 Kg/cm2 , los esfuerzos de te~ 

si6n en la fibra inferior se anulan, aunque los de compresi6n 

en la fibra superior se incrementan a 200 Kg/cm2 (fig fB). En 

la fig IC se muestra la misma vi.ga de concreto , pero con una 

fuerza de compresi6n igual a la mitad de la fuerza axial del 

caso exterior, aplicada en el límite del nClcleo central. As(, 

la fuerza produce un momento de signo contrario al producido 

por las cargas exteriores en la secci6n crítica. Las tensiones 
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en. la, fibra inferior también se anulan, pero los esfuerzos de 

compresi6n en la fibra superior son iguales a la mitad de los 

esfuerzos correspondientes en la viga de la ftg 1 B. 

De lo anterior se deduce que para presforzar una viga 

de concreto, se debe aplicar una fuerza cuya magnitud depen-

de de la excentricidad de la fuerza de presfuerzo con respec-

to al eje neutro. Cuanto mayor es la excentricidad, menor es 

la fuerza de presfuerzo requerida. 
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1 .3 Comportamiento de vigas de concreto presforzado. Cri
terios de diseño o Reglamentos o 

En general, una viga de concreto presforzado con pres-

fuerzo excéntrico tiene una curva carga-deformación como la 

representada en la fig 2, con un tramo prácticamente recto y 

uno curvo. El tramo recto, que indica un comportamiento li -

neal, se inicia en la región de deformaciones negativas, lo 

que significa que, debido a la acción del presfuerzo, se produ 
. -

cen deformaciones hacia arriba (contraflechas), que no se CO.!:!_ 

trarrestan totalmente por el peso propio y algún porcentaje de 

la carga total. 

El punto 1 de la curva representa la condición de defo!:. 

mación nula, en que las deformaciones correspondientes a las 

cargas exteriores quedan totalmente equilibradas por las pro -

ducidas por el presfuerzo. Esta condición se presenta, por 

ejemplo, cuando la combinación de los esfuerzos debidos a 

cargas exteriores y al presfuerzo produce un bloque de esfuer 

zos uniformes en todas las secciones de la viga. 

El punto 2 de la curva resulta cuando los esfuerzos de 

tensión son nulos en la fibra inferior de la sección crítica de 

la viga. Durante mucho tiempo, los proyectistas de elementos 

de concreto presforzado consideraron que no debería exceder -

se esta condición. 

Si la carga se incrementa, se llega al punto 3, corres -
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pendiente a la carga de agrietamiento , que se presenta cuando 

los esfuerzos de tensi6n en la fibra inferior de ·la secci6n cr( 

ti ca coinciden con el m6dulo de rotura de concreto. Este es un 

punto notable en el comportamiento de los elementos de concr~ 

to presforzado, debido a que corresponde a la iniciaci6n del a

grietamiento. Una vez sobrepasada la 1 carga de agrietamien

to, las deformaciones dejan de ser proporcionales a las cargas 

y la curva carga-deformaci6n exhibe un quie~re marcado o 

El punto 4 corresponde a la carga que hace que e 1 acero 

alcance su esfuerzo de fluencia. 

El punto 5 representa la resistencia de la seéci6n, es de 

cir, su capacidad máxima en flexi6n o 

En la gráfica se indican sobre el eje vertical diversos es 

tados de carga típicos, correspondientes a distintos estados de 

deformaci6n y agrietamiento. 

Idealmente, el diseño de elementos de concreto presfor -

zado debe basarse en el conocimiento de la curva completa ca!: 

ga-deformaci6n. Si. se puede predecir esta curva, el proyectis -

ta es-eá en condiciones de dimensionar la viga, de manera que 

cuente c6n un grado de seguridad a la ruptura predeterminado 

y que tenga un comportamiento adecuado bajo cargas de servi -

cio. Así, comparando la resistencia que puede desarrollar una 

secci6n con la carga de servicio que debe soportar, tendrá una 

idea del grado de. seguridad con que cuenta. Conociendo las re-
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laciones entre las cargas y las deformaciones para distintos ni 

ve les de carga , puede mantener las deformaciones probables 

de la viga dentro de valores convenientes. Análogamente pue 

de lograr que el agrietamiento no exceda de unos l(mites que 

se consideren aceptables. 

Debe señalarse que un problema de especial dificultad en 

el estudio del comportamiento de elementos estructurales pre~ 

forzados es la predicción de las variaciones que experimenta el 

presfuerzo inicialmente aplicado, al transcurrir el tiempo, como 

resultado de las caracter(sticas plásticas del concreto y del ace 

ro. 

Los reglamentos de diseño suelen dar recomendaciones e~ 

pec(ficas para el grado de seguridad requerido en distintas con

diciones, y normas respecto a las deformaciones y agrietamien

to admisibles en distintas situaciones. Es frecuente también que 

los reglamentos especifiquen determinados esfuerzos permisibles 

que no· deben excederse bajo condiciones de servicio de distin -

tos tipos. Esto es una forma indirecta de lograr un grado de s~ 

guridad razonable y evitar agrietamientos. El criterio de diseño 

basado en esfuerzos permisibles es todav(a muy común, pero se 

concibe la posibilidad de desarrollar métodos de diseño basados 

exclusivamente en requisitos de resistencia" agrietamiento y de

formación. 
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Los reglamentos modernos tienden a incluir. las recomen 

daciones para 1 el diseño de estructuras de concreto presforza-

do en las recomendaciones generales para concreto reforzado o 

As( lo hacen las recomendaciones CEB-FIP (6), que fueron 

concebidas con un criterio semi-probabilístico. Se busca en e-

Has que la probabilidad de alcanzar determinados estados lími 

tes de rotura y de servicio no exceda de determinados límites. 

Un enfoque semejante es el del c6digo inglés ( 7 ) y el del pro-

yecto de reglamento de las construcciones para el Distrito Fe-

deral (México) (8), actualmente en estudioo Otro reglamento im-
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portante es el del ACI (9), que considera al concreto presforza -

do como un caso particular del concreto reforzado ordinario. Es 

tas Últimas normas se basan esencialmente en un criterio de re 

sistencia, aunque se establecen también ciertas limitaciones a los 

esfuerzos que pueden alcanzar· los materiales bajo condiciones de 

servicio. 

2. MODALIDADES DEL PRESFUERZO 

El presfuerzo suele aplicarse mediante elementos de acero 

de alta resistencia llamados tendones. Menos frecuentemente, el 
1 

presfuerzo se crea por medio de gatos. A continuaci6n se descri 

ben los sistemás más comúnmente utilizados para aplicar pres -

fuerzo. 

2. 1 Sistemas pretensados 

En los sistemas pretensados, los tendones se tensan antes 

del colado de los elementos, anclándolos en muertos de anclaje 

especiales. Cuando el concreto ha alcanzado suficiente resisten -

cía, se cortan los tendones, que quedan anclados en las piezas 

de concreto por adherencia, y al tender a recuperar sus dimen-

siones originales, crean un estado de esfuerzos de compresi6n 

en el elemento. 

Los sistemas pretensados se prestan a la producci6n de e 

lementos estructurales estandarizados. En general, el tamaño de 

las piezas no suele alcanzar proporciones muy grandes debido a 

los problemas de transporte desde los centros de producci6n a 

la obra. 

1 '- ,'< 
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Las instalaciones para la producci6n de elementos pretan

sados pueden ser de caracter(sticas muy distintas. Fundamenta.!. 

mente, consisten en una mesa donde se fabrican tos productos, 

muertos de anclaje, motees, gatos para tensar tos tendones, grú 

as para el manejo de los productos prefabricados de concreto, 

moldes y equipo especial para el manejo de tendones. En algu -

nas ocasiones, también se cuenta con plantas de vapor para re

ducir la duraci6n de los ciclos de fabricaci6n por me-dio de cu

rado acelerado. 

Las mesas de colado para la producci6n de elementos pr~ 

tensados pueden tener características muy variables·, dependien

do de la naturaleza de los productos por prefabricar-, la magni -

tud de las fuerzas de presfuerzo para las que haya que propor 

cionar anclaje y las propiedades del suelo sobre el que deben 

apoyarse. Un aspecto fundamental es reducir al mínimo tos mo

vimientos diferenciales de las instalaciones, a fin de evitar tener 

que hacer ajustes frecuentes para conservarlas debidamente nive 

ladas. 

El dimensionamiento de las mesas se basa en la aplicaci6n 

de los principios de la· ingeniería estructural y de la mecánica 

de suelos. En la ref 5 (cap 10), se describen distintos tipos de 

mesas de presfuerzo y se dan algunas indicaciones sobre su di -

seña. En la fig 3 se muestra esquemáticamente una instalaci6n t( 

pica. La longitud de las mesas oscila entre 40 y 200 m, aproxim~ 

da mente, pudiéndose considerar 100 m como valor promedio. 
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~-- MUERTO DE ANCLAJE 

TEN DON 

ELEMENTOS PRETENSAOOS 
1 

Fig3. 

En general, por sencillez constructiva, los el~mentos pre-

tensados se fabrican con tendones rectos. Algunas plantas pres-

forzadas cuentan con dispositivos que permiten desviar Jos ten-

dones de tal forma que sus trayectorias se ajusten a las nece-

sidades de momentos en la forma más eficiente posible. En la 

fig 4 s~ muestra esquemáticamente una mesa de colado. para pr~ 

ducir elementos con tendones siguiendo trayectorias quebradas, 

así como detalles típicos de procedimientos para lograr los qui~ 

bres. En el cap 10 de la ref 5 se trata este tema más amplia -

mente. 

Los tendones se sujetan en los muertos de anclaje por me 

dio de mordazas que, en general, utilizan el principio de la cu-

ña o la fricci6n, o una combinaci6n de ambos recursos o En la 

ftg 5 se presentan algunas variantes usuales o Existen anclajes p~ 

ra un solo alambre o tor6n (ftgs 5a y 5b), para dos alambres 
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fig 5c) o para un haz de alambres (fig 5d). En la mayoría de 

las planta.s de pretensado, los tendones se tensan individwé:•l-

mente. Sin embargo, en algunos casos se estiran y anclan 

grupos de tendones simultáneamente. 

El método más utilizado para estirar los tendones se ba 

sa en el empleo de gatos hidráulicos de distintos tipos. Los 

.gatos pueden ser de capacidad relativamente pequeña, cuando 

se estiran los tendones individualmente, o llegar a tener cap!!_ 

cidades ·de vari.os cientos de toneladas, cuando se estira un 

grupo de tendones grandes. El control de presfuerzo aplicado 

se realiza midiendo la longitud estirada directamente y por m~ 

dio de los man6metros que suelen estar adaptados a los gatos. 

1 
1 

1 
1 

1 
1 
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ESTRUCTURA ANCLADA EN LA 
MESA· DE COLADO PARA 
DESVIAR HACIA ABAJ:._O::._ ___ __, 

ELEMENTO 

/ 

Fig 4 

ESTRUCTURA PARI• DES-

VIAR HACIA ARRIBA 

TAPON ------
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Sistemas posten..sados 

CONO DE ANCLAJE 

ALAWBR~S 

DE ANCLAJE FIJO 
\! 

CUÑAS MOVILES DEN'iADAS 

EN OOS PIEZAS 

Fig 5 

l 
! 
1 
1 

! 

En los sistemas postensados, el concreto se cuela o de-

-:>osita en los moldes antes del tensado de los tendones, que se 

efectúa por medio de gatos hidráulicos que reaccionan contra el 

concreto. Esta operación p:..~ede hacerse desde un solo e~<tremo, 
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como se indica en la fig 6, anclando el tend6n mediante un 

dispositivo especial en el extremo contrario; puede también 

tensarse desde ambos lados por medio de dos gatos. 

Al fabricar la pieza, los tendones se alojan dentro de 

duetos colocados en forma conveniente, que evitan que que -

den adheridos al concreto durante la operaci6n del tensado. 

En algunos casos se forman duetos dsmtro de los elementos 

de concreto por medio de mangueras o algún otro sistema, y 

los tendones se enhebran en los duetos después que el concre 

to ha endurecido. 

Una vez tensados los elementos, en la mayor(~ de los 

casos se inyecta lechada en los duetos, para que en condicio 

nes de servicio exista adherencia entre los tendones y el con

creto. Cuando se ha aplicado la deformaci6n necesaria al ten

d6n, los gatos se retiran y los tendones quedan anclados me -

di ante dispositivos especiales. Las trayectorias de los tendones 

pueden ser rectas o curvas (fig 7). Los diversos tipos de ancla

je que se utilizan en los sistemas postensados pueden consistir 

en uno de los cuatro procedimientos siguientes, o en alguna 

combinaci6n de ellos. 

1. Aprovechando el principio de la cuña, así como la frie 

ci6n entre las cuñas y los tendones • 

2. Apoyando directamente el tend6n sobre una placa por 

medio de un engrosamiento formado en el extremo de los tendo 

nes. 
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3. Usando dispositivos a base de rosca. 

4. Doblando los tendones • 

.. ,,.,, ,,,. ~ 

5;;:==-=-- __j 
TENSADO POR UN EXTREMO 

TENSADO POR AMBOS EXTREMOS 

L 

Fig 6 

CAI3LES POSTENSADOS RECTOS 

j 
CABLES POSTENSADOS CURVOS 

1 

t;;____....------=-------;:1 

Fig 7 
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En las refs 2-5, 1 O y 11 se encuentra información so-

bre la forma en que estos procedimientos de anclaje han si 

¡ 
do utilizados en diversos sistemas o 

2.3 Comparación entre el pretensado y el postensado 

La elección de uno u otro sistema de presfuerzo está 

condicionada por consideraciones técnicas y económicas y de 

penderá de las circunstancias particulares de cada caso. A 

continuación, se reseñan algunos de los factores que deben te 

nerse en cuenta al comparar alternativas. 

El pretensado, que por lo general requiere instalado -

nes bastante costosas, es apropiado para la fabridación de el~ 

mentos estándar en forma repetitiva. La posibilidad de utili -

zar sistemas altamente industrializados puede significar econo 

m(as importantes, siempre que el volumen de fabricaci6n sea 

lo suficientemente grande y uniforme o El tamaño de los ele -

mentos suele quedar limitado por consideraciones de manejo 

en la planta y de transporte. Las desventajas esenciales son 

el alto monto de las inversiones en equipo, el costo de trans-

porte y montaje y la dificultad de lograr uniones adecuadas en 

tre los elementos prefabricados. 

El postensado implica costos adicionales por concepto de 

anclajes, duetos e inyección de duetos. Se presta a la constru~ 

ci6n de estructuras monol(ticas de grandes proporciones. As(, 

gracias al control sobre deformaciones que pueda lograrse a 
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través del uso del presfuerzo, es ahor:-a posible alcanzar c~''l -

:"'s de más de 100 metl"os en estructuras postensad.:·s pa¡-~ 

puentes y techos • 

3. PRO PIEDADES DE LOS MATERIALES 

3. 1 Concreto 

Tipos 

En la mayor{a de las estructuras de concreto presforza

do suele usarse concreto de peso volumétrico ordinario (2200 

Kg/m3 ). 

Sin embargo, en algunos casos puede ser interesante el 

uso de concretos 1 igeros, sea ·de agregados naturales o sea de 

arcillas expandidas (fig 8). 
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Resistencia a compresi6n 

Suele tenderse a concretos de 1"€:Sistencias altas ( 300 ..... 

600 Kg/cm2 ). Esto es conveniente para evitar problemas bajo 

los anclajes, donde puede haber esfuerzos concentrados altos, 

para contar con un m6dulo de elasticidad alto y para lograr 

menor volumen de concreto y, por lo tanto, mayor ligereza. 

Es importante conocer la variaci6n de la resistencia del con 

u·eto con el tiempo, para conocer con qué resistencia se cue~ 

ta cuando se aplica el presfuerzo al concreto y durante las m~ 

niobras iniciales de las piezas cuando todavía no se han alcan

zado los valores espectficados para las condiciones ·-de trabajo 

normal (fig 9). 
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Para poder estimar el riesgo de agrietamiento en vi -

gas de concreto presforzado es necesario conocer la rest:.:;-

tencia a tensi6n del concreto. Este puede determinarse de 

manera indirecta por medio de la prueba brasileña. Puede 

calcularse a partir de la resistencia a compresi6n por me-

dio de expresiones como las que aparec;en en la fig 1 O .. 

Ob r'c. r 
~----~--=--="'-~ 

- b -

Te--~~' e.., 

w~~~¡~· 

Resistencia del concreto a la tensi6n. 

Fig 10 

D, 
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-- -
Curva esfuerzo-deformaci6n y m6dulo de elasticidad 

En la fig 11 se muestra una curva esfuerzo-deformaci6n 

"ct'pica del concreto, obtenida ensayando una probeta cilíndrica 

en compresi6no La resistencia del concreto corresponde siem 

pre a un valor de la deformaci6n unitaria del orden de 0.002. 

Como puede apreciarse en la fig 11 el concreto no se_ 

comporta elásticamente bajo carga. Sin embargo, para cálcu-

los de deformaciones y para otros fines suele recurrirse a un 

m6dulo establecido convencionalmente. Así se definen m6dulos 

. 
"tangentes" y m6dulos "secantes". En la fig 11 se dan dos ex -

presiones para calcular el m6dulo de elasticidad del concreto 

en funci6n de la resistencia a compresi6n. 
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Efectos de 1 tiempo 

El concreto se deforma con el tiempo. Los dos efectos 

del tiempo fundamentales son la contracci6n, que es .indepe!:!_ 

diente de la carga, y el flujo plástico ,que varía con ésta. En 

la fig 12 se representa una gráfica de deformaci6n- tiempo que 

muestra la influencia del tiempo en las deformaciones de un 

elemento de concreto. 
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Como- se indica en la fig 13, las deformaciones por fl~ 

jo plástico son proporcionales al nivel de carga hasta niveles 

del orden del 50% de la resistencia. Se define un coeficiente 

de flujo plástico que es la relaci6n entre la deformaci6n uni 

taria total al cabo de un tiempo grande y la deformaci6n uni 

taria inmediata. Este coeficiente es del orden de 2 a 3. En la 

fig 13 se dan algunos datos aproximados de la proporci6n de 

defor~aci6n total que se registra según la duraci6n de la car 

ga. 

' J.!,-. 
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Las deformaciones unitarias debidas a contracci6n va -

rían de 0.0002 a 0.001. Para diseño es frecuente considerar 

de O o 0002 a O. 0004 o La intensidad de la contracci6n varía con 

el tiempo, como se muestra en la fig 14. La contracci6n pu~ 

de variar considerablemente con el curado y las condiciones 

de 1 medio ambiente • 

Efectos de la temperatura 

Las dimensiones de las piezas de concreto varían con 

la temperatura, como tantos otros materiales o El coeficiente 

de expansi6n térmica para concreto suele variar ·entre OoOOO 00 7 

y 0.000 01, por grado centígrado de cambio de temperatura (fig 

14)o 
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Consideraciones sobre la fabricaci6n del concreto 

Dos precauciones importantes deben considerarse en la 

fabricaci6n del concreto para elementos presforzados: 

a) Evitar aditivos con compuestos de cloro, como el cloru 

ro de calcio, que por su alta corrosividad pueden perj~ 

dicar e 1 acero de presfuerzo. 

b) Usar precauciones al curar con vapor. (El curado con v~ 

por puede resultar en resistencias menores que las obte-

nidas con un curado normal.) 

3.2 Acero 

Por qué debe usarse acero de alta resistencia 

El acero uti 1 izado para presforzar forzosamente debe ser 

de una resistencia alta. Esto puede apreciarse en la fig 15 don-

de se comparan los distintos efectos que resultan de utilizar un 

acet"' de f = 1265 Kg/cm2 o uno de 1 O 000 Kg/cm2 • En el' primer 
S 

caso las deformaciones producidas por el flujo plástico y la 

contracci6n del concreto son superiores a la deformaci6n que 

puede aplicarse al acero ,de manera que el presfuerzo aplicado 

inicialmente se pierde. 



( 33) 

POR QUE DEBE USARSE ACERO DE ALTA RESISTENCIA? 
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.• 1 Tipos de refuerzo 

En la fig 16 se presenta un resumen breve de los dis -

tintos tipos de acero utilizados para presforzar, que pueden 

clasificarse en alambres, torones y barras. En la fig 17 se 

muestran curvas esfuerzo-deformaci6n para algunos aceros 

de presfuerzo típicos y, para efectos comparativos, las co -

rrespondientes a aceros de refuerzo ordinario. Las diversas 

formas en que puede definirse el esfuerzo convencional de 

fluencia se indican en 'la fig 18. 
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4. PERDIDAS DE PRES FUERZO 

En el inciso 1 .3 se señalaron las dificultades de prede -

cir las variaciones que puede tener el presfuerzo inicialmen

te aplicado, al transcurrir el tiempo, como resultado de las 

caracter{sticas plásticas del acero y del concreto. Existen o

tros factores que contribuyen a oc~sionar pérdidas de pres -

fuerzo. En la fig 19 se presenta un resumen de las diversas 

causas que ocasionan pérdidas y unos valores t{picos de su 

magnitud expresadas como porcentajes del presfuerzo inicial. 





e 4o) 

5. CONCLUSIONES FINALES 

El uso del presfuerzo, en sus dos variantes de posten

sado y pretensado , ha extendido notablemente e 1 campo de 

aplicaci6n del concreto reforzado al mejorar el comportamie~ 

to de este en lo que se refiere tanto a agrietamiento como a 

deformaci6n. Gracias al presfuerzo, 'se pueden salvar claros 

antes inconcebibles en estructuras de concreto reforzado con 

estructuras relativamente ligeras y esbeltas. (Se vislumbra la 

posibilidad de alcanzar claros de 500 m en puentes de carrete

ras.) En efecto, el presfuerzo ha ampliado el campq de aplica 

ci6n del concreto a casos que antes eran del dominio exclusivo 

del acero. Por último, como ventaja adicional, puede citarse la 

reducci6n en los consumos de acero respecto a estructuras de 

concreto reforzado convencionales equivalentes, gracias a la 

alta resistencia de los aceros de presfuerzo. 
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3 PERDIDAS DE PRESFUER ZO 

José Luis Camba 

3. 1.- INTRODUCCION 

La tensi6n que se aplica inic~~lmente a_~n c~ble, sufre 

pérdidas debidas a diversas causas, de tal forma que la dife 

rencia entre la fuerza inicial en los gatos al tensar y la 
1 

fuerza efectiva puede ser importante. 

Las causas que originan las pérdidas de presfuerzo son 

el acortamiento elástico del concreto,la fricci6ny el desli

zamiento de anclajes, la contracción y el flujo pláAtico del 

concreto y la relajaci6n del acero. 

Las pérdidas mencionadas pueden considerara~ como instan

táneas las debidas al acortamiento elástico, la fricci6n y el 

deslizamiento de anclajes,- ya oue tienen lugar en el momento 

de tensar el cable. Estas dos últimas son despreciables gene

ralmente en el caso de elementos pretensadoso El resto de pér 

didas se les considera a largo nlazo ya oue ocurren en funci6n 

~del tiempo, hasta llegar a estabilizarse. 

Las pérdidas de presfuerzo ~ aleatorias 

debido a los factores que intervienen en él, como se vera a 

continuaci6n al estudiar cada una de ellas. Sin embargo, cuall 

do se tenga toda la informaci6n requerida, deberá hacerse con 

la mayor preciei6n posible. 

En las conclusiones del presente articulo, se especifican 

recomendaciones respecto a las pérdidas de diversos reglamen

tos así como las de la propuesta de modificaciones al Regla

mento del D.D.F. 1975. 
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Es importante señalar que la estimaci6n de pérdidas no -

afecta el estado límite de falla pero sí puede influÍr en el 

comportamiento bajo los estados límite de servicio, manifestán 

dose por ejemplo en deflexiones excesivas o en agrietamientos 

imprevistos, ya sea en la etapa o etapas de·tensado y en serví 

cío. 

3.2 .- PEH.DIDAS INSTANTANEAS 

3.2.1.- Acortamientos elásticos. 

3.2.1.1.- Miembros pretensados. 

Cuando el presfuerzo se aplica a un miembro por adheren

cia, oue es el caso del concreto pretensado, el m~embro Pe 

acorta y en forma simultánea se acorta tembién el acero de 

presfuerzo, traduciéndose en una pérdida de tensi6n en el mis 

mo. 

Considerando el acortamiento del concreto provocado por 

la fuerza de presfuerzor 

-(:'e .... -
F6rmula en la cual: 

Fo = fuerza de presfuerzo inmediatamente después 

de la transferencia. 

La pérdida de presfuerzo valdrá: 

n-o E Fo E.~ F. A \J&"P = S. ~ = -:a n 
Afta E... Ac. 

El valor de Fo es incierto, debido a oue es la fuerza de 

presfuerzo una vez producidas las pérdidas intantáneas, corre~ 

pqndientes ?.1 acortamiento elástico como al deslizamiento de 
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anclajes y la fricci6n. 

El valor de las pérdidas por acortamiento elástico as r~ 

lativamente pequeño, del orden de 2 a 3% de la fuerza inicial, 

por lo que puede compensarse mediante el sobretensado del ac~ 

ro de presfuerzo, teniendo cuidado de aue no se sobrepase el 

0sfuerzo del 80% de la resistencia última del mismo, especifi 

cada en la Propuesta DDF. 

3.2.1.2.- Miembros postensados. 

Cuando el presfuerzo se aplica a un miembro tensando to

dos los cables simultáneamentep el aco~tamiento instantáneeo 

del concreto no se traduce en pérdidas de tensi6n en el acero 

de presfuerzo, ya que la compresi6n del concreto se produce 

durante el tensado antes del anclaje de los cable·~· 

Cuando el presfuerzo se aplica en forma no simultánea, el 

primer cable o grupo de cables tensados sufrirá el efecto del 

tensado de cada una de las etapas posteriores. En cambio, el 
' 

último cable o grupos de cables tensados, no sufrirán ninguna 

pérdida por acortamiento elástico. 

El cálculo de pérdidas por acortamientos elásticos es co~ 

plejo, debido a los valores del m6dulo de elasticidad instan

táneo del concreto entre otros problemas, lo cual conduce a 

considerar en la práctica el valor de la pérdida del primer 

cable o grupo de cables y utilizando la mitad de este valor ~ 

rala pérdida en el resto de·los mismos. 

3.2.2.- Pérdida por fricci6n 

3.2.2.1.- Miembros pretensados 

Cuando los alambres son rectilíneos las p~rdidae po~ f~i~. 

ci6n en elementos pretensados son despreciablesG En el ca8o de 
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alambre de presfuerzo con trazos rectos quebrados mediante dis 

positivos, la fricción puede ser importante y su cá.lculo depe!! 

de del tipo de dispositivv empleado, determinándose su valor 

por métodos experimentales. 

3.2.2.2o- Miembros postensados 

Durante el procedimiento de tensado, los cables ejercen 

una presión contra la generatriz cóncava del dueto en las pa~ 

tes curvas, originándose fricciones entre los cables y el duc 

to, que se traducen en pérdidas de presfuerzo de magnitud va

riable a lo largo del cable, partiendo de un valor nulo en el 

anclaje. 

Las causas mas importantes 0ue originan las pérdidas de 

presfuerzo por fricción, son las curvaturas impuestas a los 

cables a.l hacer el tre.zo de los mismos y las peoueñas desvia

ciones accidentales debidas a la deformación del cable por su 

peso propio y por los desplazamientos del mismo durante el co 

lado. 

Para determinar la expresión para el cálculo de pérdidas 

por fricció~ el procedimiento es semejante al empleado en las 

pérdidas por 1ricción en poleas ~ue se estudia en los cursos 

de ;necánica. 

Considerando una parte curve. de un cable de presfuerzo 

(fig. 1), siendo~ el coeficiente de fricción entre el cable 

y el dueto, de radio R. y de abertura angular ele(. , el cable 

ejerce sobre el dueto una fuerza centrípeta, de valor ~R. 
y una reacción debide 

' 
al frotamiento cuyo valor es: _)A%, 

., 
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F i G. i 

Las pérdidas del punto A al B cuya longitud es R ~cut, 
serán: 

La soluci6n de est~ ecuaci6n diferencial es: 

' ' -.PI-.1.. c.r Ca.f..) = q o Q.. 

en la cual 
\ \f tot.) = la tenai6n en una secci6n dada con una de sviaci6n 

angular o<. 
<""r!_ ~ _ = la tensión en el extremo donde se aplica el gato. 

Las pérclidasde presfuerzo debidas a las peoueñ.as desvia

ciones accidentales mencionadas, se consideran uniformemente 

repartidas en toda la longitud del cable, con un coeficiente 

llamado K. 

El valor de la tensión final en el cable, st~ando las p~~ 

didas por curvatura y las accidentales, en una sección a X dis 

tancia del-extremo de aplicaci6n de la fuerza de presfuerzo-

será: 
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Pnra valores peoueños del exponente, menores aue 0.3, 

puede emplearse la expresión~ 

r-r' ' ""'.J. : q- o 

En ambas expresiones, el valor deo(. es el cambio angular 

total en el trazo del cable, en radianes, a partir del extre

mo donde se aplica el gato hasta la sección considerada a una 

distancia X (fig. 2). 

FlG. ~ 

Los valores de los coeficientes}~ y \( , varían consider!! 

blemente de acuerdo con las características de los cables y 

de los ductoso Si no existen datos al respecto, se pueden to

mar lo·s valores siguientes: 

Es importante señalar que cuando los cables tienen desv~ 

ciones en planta, es decir según un plano vertical, habrá que 

tomar en cuenta en el cálculo de~,la suma de las desviacio

nes angulares en ambos planos. 

3. 2.3.- Pérdidas por deslizamiento del anclajeo 

La pérdida de presfuerzo se efectúa cuando la fuerza de 

tensión del acero de presfuerzo ejercida por el gato se trans 

mite directamente al concreto por medio del anclaje; la pérdi 

da interviene en el momento en oue una vez realizado el ancla 

je del acero de presfuerzo, se suprime la tensión ejercida par 

el gato. 
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La deformaci6n del anclaje debida a la fuerza aplicada es 

del orden ce 1 mm. y en general es despreciable; sin embargo 

el deslizaroiento del anclaje puede ser mucho mas import!'nte 

que el valor mencionado, segán el tipo de anclaje, siendo la 

magnitud del desplazamiento del orden de 5 a 12 mmo Tambián d~ 

pende del dirunetro del acero de presfuerzo. 

En general, la pérdida por anclaje no afecta toda la lon

gitud del acero de presfuerzop debido a que -el movimiento del 

cable en el interior se contraresta por la fricci6n del mismo 

sobre el dueto. Por lo tanto 9 la influencia del corrimiento del 

anclaje, se. traducirá en una pérdida de presfuerzo máxima en 
1 

ese punto, a un valor nulo situado a una distancia X del ancl~ 

je. 
i 

En la longitud X mencionada (figo 3), se admite oue los 
' 

diagramas de tensiones, antes y después del corrimiento o des-

lizamiento del anclaje, son rectilineos y simétricos con rela

ci6n a la horizontal, cuya ordenada es cr~ 

' 
1 

1 

--~~--------~----~-----------~ 1 

~ / )<, 

1 
1 

! 
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Si .b.fr es la p~rdida debido a un corrimiento .Al. del ancla-

je: 

..L -E" 

La i11.tegral representa el área, del triángulo asciurado 

comprendido entre los diagramas de tensiones antes y después 

del anclaje del cableo 

El valor de~les conocido y depende del tipo de anclaje, 

por lo tanto se puede calcular el valor de X, au.e es la dis

tancia medida a partir del anclaje hasta el pun~Go en el cual 

se deja sentir el valor de la pérdida por corrin~iento del mi~ 

mo; por triángulos semejantes y haciendo algunaB transforma-

ciones algebraicas: -, f AJ.. E.s. • 
X= V ~o ( JJ ~ + ~~ ' 

L y A.L én metros 

X en me: tro s 

Es importante calcular el valor de X para t:.r&bes libre

mente apoyadas, debido a que si X> X., el cab::Le deberá ser 

tensado por un solo lado, ya que de esta manera obtendrán 
1 
1 

tensiones mayores en el centro del claro aue si e1e tensara en 

ambos lados. 

En el caso del :pretensado, el tensado se rea~liza general-

mente en bancos de grandef: long:;L tudes ·por lo oue ~.a influencia 
1 

del corrimiento del anclaje es prácticamente despT\·eciable. 

\ 
\ 
1 
1 

/ 
\ 

\ 
\ 
1 
\ 
! 
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3 .· 3.- PERDIDAS A LARGO PLAZO 

Como se comentó en la introducción~ existen pérdidas en 

el presfuerzop oue están en función del tiempo. La tens1.6n ini 

cial en el cable se verá disminufda en primer lugar por las 

pérdidas instantáneas comentadas en el inciso anterior y por 

las pérdidas a la~go plazo que son la contracción y el flujo 

plástico de concreto, así como la relajación del acero, ·nue a 

ccntinuaci6n se describen brevemente. 

3. 3.1.- Pérdidas por contracción del concreto. 

La causa principal de la contracción del concreto es la 

p~rdida de agua durante el proceso de endurecimiento y en gra

do mucho menor las debidas a reacciones ouímicas en.el proceso 

mencionadoo La parte mas importante de la contracción se reali 

za en los primeros días de vida del concreto y tiende a desa

parecer con el tiempo. Debido a lo anterior, las pérdidas de 

presfuerzo por contracción son menores en miembros postensado~ 

ya oue el presfuerzo se aplica algún tiempo nespu~s de colado 

el concreto. 

Cuando el ceble está adherido al concreto en sus extremi

dades mediante los anclajes y en toda su longitud por la inye~ 

ción de lechada en el dueto oue garantiza la ~dherencia, las 

deformaciones unitarias de éste y del concreto en sus puntos 

de contactoson las mismas. Los valores de las deformaciones 

unitarias por contracción del concreto depen4en de las condi

ciones del medio ambiente y la dosificación. Generalmente el 

valor de dichas deformaciones unitarias varia de 1 x 10 - 4 a 

3 X 10 - 4• 

Tomando un valor de 2. 5 x lO - 4, la pérdidP. de :pre sfuer-

zo será: 
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3,.3.2.- P~rdidas por flujo plástico del concreto. 

Esta pérdida se debe a la deformaci6n progresiva del con

creto bajo la acci6n de cargas permanenteso La magnitud de las 

deformaciones plásticas depende principalmente de la edad del 

concreto al ser aplicada la carea, de la duraci6n ñe la mism.E' 

y de la magnitud del esfuerzo. Las deformaciones por flujo 

plástico pueden ser de 0.5 a 4 veces la deformaci6n elástica 

correspondiente a la carga permanente. 

Llamando ~c. el valor de la oompresi6n del concreto en el ni 

vel del cable, de la secci6n considerada, el acortamiento en 

e1 concreto valdrá: 
e - A\... -QfL- ~a. 

L.. 

y la p~rdida de presfuerzo en el acero: 

<:I" ' - <::{'"c. e - ~ r-r-A - B;;,l.- "'~c. 
1!!!. - Ec: 

Para determinar el valor de n, sa puede tomar como módulo 

de elasticidad del concreto: 

Ee.= la,aoo ~ ~~ 

El valor anterior Ec, eauivale a considerar la p~rdida de 

tenei6n por flujo plástico en servico, debido a nue en general, 

el presfuerzo se aplica antes de oue el concreto alcance su v~ 

lor nominal de f'c. 

3.3.3.- P~rdida por relajación del aceroo 

Cuando se tensa un cable con esfuerzo constante, se alar-
' 

ga ,progresivamente y fluye. Si un cable tensado se mantiene 

con longitud constante, su tensión disminuye progresivamente y 

se relaja. 

La p~rdida real por relajación es inferior a la realizada 

en los cálculos ya oue la situación real de los cables es in

termedia a las dos mencionadas. 

. .. 
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El valor de la pérdida de presfuerzo depende principalrnea 

de la tensión inicial y del tipo de aceroe' Las pérdidas por r~ 

lajación ocurren aproximadrunente la mitad de ellas en 5 días 

y tienden a estabilizarse al cabo de un meso Las pérdidas por 

relajación son del orden del 5% de ia tensión inicial. 

A mayor tensión inicial en el cable mayor será la pdrdida 

por relajación. 

CUando la tensión es del orden del oO% de la ruptura garan, 

tizada del acero, la pérdida por relajación es prácticamente 

despreciable. 

Pa.ra calcular las pérdidas por relajación, ciertos reogla

mentos, como el francés de 1973, emplean las siguientes expre-

siones debiéndose 

'2..4 Q..\l!ll!llit 

lOO 

tomar la mayor de ellas: 

" 'Cfo e~) -~h6S tea va e::¡" lb (") 

es. i,. 5 +sot 

e~CO(o) + "2 .s "' 'r'o ("')-o. S S -t~'f - 'f o (,r.) 

, ____ !,.~~-- ·-·· o.~ s ~r · 
• ~ :~&C.\0 

en las cuales 

~o(X) = tensión inicial en la abscisa X 

~$t" = esfuerzo de ruptura garantizada 

n = los valores en porciento de la relajación 'fC, tOO C. "(' 3.000 

a 1000 y 3000 horas~ 
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CONCLUSIONES.-

1) El cálculo de las pérdidas de presfuerzo, como pudo 

apreciarse en los incisos anteriores se debe tomar como aleat~ 

rio dentro de ciertos límites. Las Recomendaciones europeas 

CEB-FIP, así como el reglamento Francés, estiman oue la proba 

bilidad de alcanzar el valor "exacto" de las pérdidas es del 

80%, de esta manera, toman en cu.en ta · dos valores de pre sfuerzo 

máximo y mínimo que deber¿.n aplicarse a las condiciones mas des 

favorables: 

Pl= 1.02 Pe- 0.8 AC\":~._j valor máximo 

P2= 0.98 Po- l. 2 A~.· 
~ 

valor mínimo 

en las cuales: 

1?o = tensi6n nominal inicial en el cable 

A.~~ = pérdidas de presfuerzo. 

2) La Propuesta de modificaciones al Reglamento de Depar

mento del Distrito Federal, dice aue se calcule cada pérdida si 

se cuenta con la informaci6n' necesaria y en caso contrario, se 

supondrá ·aue en elementos pretensados la suma de pérdidas es de 

20% del presfuerzo inicial y en elementos postensados de 15%, 

sin incluir las pérdidas por fricción. 

3) El cálculo de las pérdidas de fricci6n en elementos po~ 

tensados deberá hacerse con la mayor preciei6n posible, ya aue 

en base a los valores obtenidos, se hará el cálculo de los ale.r 

gamientos en los cables, aue permiten controlar el valor del 

preefuerzo aplicado en un elemento postensado. 

,. • 1 ' 
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EJEMPLO No., 1.- Calcular las párdidas instantáa.eas y diferidas 

en una trabe postensada libremente apoyadao 

DATOS 

~ ~- ~.==-=-:~.,A' ~ ~ f 0 c 350 Kg/cm 2 = 
qvo 135 Kg/mm 2 

J. -10 ~ 1-- = --, 
fsr 168 K g/ mm 2 

= 

SOLUCION 

a) Párdidas por fricci6n 

=-<. = 12° 

esf. de comp. del concreto al ni 

vel del cable en 1, q~ =100 Kg/ cm2 

.)A =0.23/rad 

= o. 209 rad. K =0o003/m 

no-' -lJADl +k~) 
=~o CL ~ 
= 135 ~(0~23 ~ xl2 
' 180 

+ 0.003 X 20)= 135 (t..- 0.108 

= 120 Kg¡mrn
2 

NOTA.- Si se hubiese aplicado la f6rmula: 

q J.' - 'f ~ \i -A oi.- '-"' ;G. ) 

) 
. 2 = 135 (0.892 = 120.4 Kg/mm 

prácticamente el mismo resultado. 

La pérdida por fricci6n valdrá: 

135- 120.8 = 14.2 Kg/mm
2 

b) Párdida por deslizamiento del anclaje. 

Al:: 7~~M~ 

. \ C"E.~ 1:.a :,.----

X= Ve¡'~ (JA~C: +K) -

=l~ .. s~ -<...~o~ 

7•10-~ ~"t,00'C)0 

13.5 (o.1.'1.•o.o a.o •o.oo~ 
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-
Por lo tanto, la pérdida por anclaje no afecta la tensión 

al centro del claro. 

e) Pérdidas por contracción del concreto 

A~~= A[= ~E.!.:: o.c ()O 1.;: "'3,.0,.00 o 

=- s '<s/W\ W\ ~ 

d) Pérdidas por flujo plástico del concreto 

V\::.§ :. "L,o~o,.,ec::. Q = ro. (Ó 
e:. Joooov==a.so 

e) P~rdidas por relajación del acero 
. '& 

A~$ = ().os q- ~ -::. <.').o 5 ~ ''"!. s ~ ~ • "7 K,:s /~ ~ 

f) Re~umen rle pérdida~ 

fricción 

contracción 

flujo plástico 

relajación 

14.2 

5.0 

~Oe·6 

6,.7 

36.5 Kg/mm
2 

es decir 27% de la tensión inicial y 17% de la tensi6ninicial 

sin considerar fricci6n. 

"' . ' .. 
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EJEMPLO Noo2.- Calcular las p~rdidas_por fri.cci6n en une. trabe 

presforzada continua, entre los puntos () y C. 

DATOS 

o 

SOLUCION 

~~ = 135 Kg/mm
2 

fs:r = 168 Ke/mm 2 

~ = 0.23 r~d/m 

K = 0.003/m 

~ =eX,+ 2 ct'Q. + 2 ct.¡ = 6 + 16 + 14 = 36 ° 
- (o.1.~ ~ 7 t~.'!.C:O +e .oca 3> ""4&) q•e: = q=! (L l~a 

2 = 102. 6 Kg/mm 

C..· 

lo cual representa una p~raida importante de pres

fuerzo, 24% de la tensi6n aplicada en el anclaje. 
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4.2 ESTADO LIMITE DE FALLA DE TRABES PRESFOHZADAS 

4o2.l.INTRODUCCION~ 

Las presente~. notas sobre el estaP.o limite de falla de -

trabes presforzadas, están enfocadas con base en el Reglamen

to del Distrito Federal vigente que en las presentes notas se 

llamará Reglamento DDF 76. 

Se definará como estado limite de falla de un elemento a 

flexión aquel en el cual se agota la capacidad del rnisnio. 

La resistencia será la intensidad de una acci6n o combin~ 

ción de acciones que provocan el estado limite de falla. 

En trabes de concreto presforzado, cu~ndo nparcce el 

:~rietamiento debido a las cargas, el comportamiento de las

mismas es semejante al de trabes de concreto reforzado, for

m1ndose un par resistente debido a la fuerza de tensión del -

~~ero y ~ la fuerza de compresión del concreto. 



2 

4.2.2. HIPOTBSIS GJmERALES 

1) Conservación plana de las secciones, es decir rue la 

refor·nación unitaria en un punto de la sección tre.nsversal es 

j>roporcional a su distancia al eje neutro (fieo 1). 

La validez de est~ hipótesis ha sido verificada mediante 

>;JJ¡sayes de labor8to:rio y prácticc.mente se cumple salvo en la 

• ruma rlescendente de la curva carga - deflexióno 

Acero de 
pr-e~fue.rzo 

fe 

Esp 

Co11~ervociÓn p\ano dQ \a~ seccior¡~c:, 

F 1 G U R A 

~ . r ... 
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2)Se conoce el diaerama esfuerzo - deformaci6n del conc~ 
to. 

En el diagrama típico en compresión axial del concreto 

(fieo 2a), éste alcanza su resistencia a un cierto vnlor de su 

deformación unitaria máxima útil, E... cu. Este valor VéJr:Ía rle 

0~003 a 0.004, de acuerdo con los distintos reglamentos. 

La :forrna del diagrama de esfuerzos de com:rresión tie una 

tr8be en flexión es semejante a la curva esfuerzo - deforma

ción en compresión axial (fig. ?b). 

Con el fin de desarrollar métodos sencillos de cálculo, 

los re~lamentos de construcción hacen uso de hipótesis simpli-, 

ficadqras pEira fijar el valor de é: cu y de diaeramas iñealiza

d os de! 1 os esfuerzos de compresión en tal forma que se n serne-
' 

jen allas QUe corresronderían a la distribución real. (fie.2b). 

r.~as adelante se ver8:n las hipótesis del. Regla[Ilento DDF 76. 

diagra!\•o 
re a\ 

D\a3 ro 1110. 

d',ograma. 
~1111 ?\ i ~icodo 

2a .-Curva Qs{uerzo dcztonnac·,ón 2b.-- D'1ograma. 5\mp\·,t-·,codo de ~""--
f\Ja.rtos de corY\?r'esiÓI'l IZ.n una ~QC.
C.IÓn b~o ~\exión 

• 1 \ (¿n compre s¡on o.x\a . 

FIGURA 2 
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3) Se desprecia la resistenciR del concreto en tensiÓnp 

lo cual no influye considerablemente en la resistencia del 

elEnnento. 

- . 4) ~e conoce el nü=termna esfuerzo - deformación del ace 

ro. 

l~ ~cero de presfuer?o, tiene resistencia V?rias veces 

mayores cue los aceros ordinarios utilizados en concreto refor 

?wJo. 

Ln. eráfica tipica de esfuerzo - deformación en tensión 

:tXi<:!l c~el :·cero de ~resfuerzo (fig. 3), no tiene punto de 

1lucncia definido. 

r::xi r ten vnrios criterios para de termin~r la cart:a teórica 

c1e fl ut:ncin. Por e j e:n~lo, la AST:.1, con::idera como carr;a te óri 

ca de fluencia, la correspondiente a una defor~nación unitaria 

de 1~:., valor oue se utili?.ará en la.s presentes notas, debido '.· 

u c~ue el Reglamento DDF 76 no especifica el valor ClUe debe to

rnarse, pora aceroe de pr~:sfuerzo. 

Se llamará fDr el esf·uerzo de ruptura del acero de pres-

1"uerzo. 

, 
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.f-¡,r=O·OI 

Cur\/O t(fiCO. e-:>tuer1,Q -acrormr>.c·\Óf\ de\ acero ¿~ rrc::~fuen.a 

4. 2. 3. HlPOTESIS DEL REGLAI.'íEr\TO DEL DEPARTAMENTO DEL DISTRITO FEDE 

RAL. 

El ~eglamento DDF.76 recomienda, un diagrama rectaneular 

de esfu~rzos de compresión en el concreto y utiliza las resis 

tencins reducidas del concreto f e en lugar de las resistencia 

nominal f'c tomando así en cuenta las variaciones debidas al 

control de calidad y el tipo de carga. 

La fiE,Ura 4 muestra las· características sobre la. distri

bución de deformaciones y esfuerzos del Reelamento DDF 76. 
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La defor·.naci6n uní taria Gel concreto en compresión cuando 

se ~lcanza la resistencia de la secci6n es € cu = 0.003. 

a) Reeistencias reducidas 

!~1 valor de la resistencia reducida en el co:r:c:-E:to, f$1c, 

erá: 

Para calcular el ancho del blo0ue de esfuerzos, f"c~ se 

usará 1~ expresi6n: 

f" e = (l. 05 - f~c ) f~c ~ O. 8 fmc. 
Ot r::zao-=at 

1250 

El cambio de f$c a f"c para el diseño se debe a la trans 

foJ.·u~aci6n del diagrama de la curva real de esfuer?.os de corn

;resi6n ~~1 concreto al diagrama rectangular equivalente. 

" ' 
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Las resistencias del acero de presfuerzo y del·acero de re

fuerzo serán: 

fsp 

f 
y 

= esfuerzo en el acero de presfuerzo cuando se 
alcanza la re~istencia. 

= esfuerzo nominal d~ fluencia del acero ordi
nario. 

b) Factores de reducci6n de resistencia. 

De acuerdo con el titulo del Reglamento DDF 76, en la r~ 

visi6n de los estados límite de falla~ las resistencia esta

rán afectadas por un factor de reducci6n FR, que valdrá 0.9 -
en flexión. 

·e) Factores rle carga. 

El f~ctor de carga, Fe, por el que deberán multiplicarse 

l<.:s accione¡:; norninn:)_es, para combinaciones que incluyan exclu 

sivcmP-ntP. ~cciones permanentes y variables, se tomará: 

. e :.::: ::.. 4. 

:-::: ,·, : .. flv(uLGnte al momento resistente de ·la secci6n sea igual, 

o menor que el 75% de la que corresponderfa a la falla balan

ceadao 

Es interer;:..n te Eubraysr que existen criterios diferentes 

en otros re~lamentos, por ejemplo las Recomendaciones europeas 



.GE~-3 - F'IP, no limitan la cantidad de acero de presfuerzo, lo 

cuul implica acepta.r la posibilidad de presentarse una falla 

:.Sa falla balanceada se def1ne como la oue ocurre simul

tf:.n,·~,Hiente r·l Alcanzar el concreto su máxima deformación 

Jicll == Oc003 t~n compresión y el acero de presfuerzo llega a su 

e~' fllt:rzo convencional de fluencia fy;. Para determinar las con, 

di· H.Btes de fc.lla balanceada deberá tornarse en cuenta la de-

j o:r~ow.ción inicit'll, E; si, del presfuerzo al tensnr t fig. 5). En 

ln:: preH'ntes nota~ t""e tomará corno valor de E:si = 0.005. 

J'.r :-:--- ~ ·:··-~· L\.UJ idea respecto a las cantidrlde~ eJe a.cero 

e :'resfucrzo oue tienen las trnbes rreeforzadas, el porcent~ 

Ji' v:,ria entre ').3 y 0.8~l. Ln general, porcentajes mayores del 

1 < corre ::;ponclen El trn be!':' :2obrerre forzRdR ~;;, es decir nue de nre . -
r-e~~ t··· rse la falla, f:;t:ria }'Jor a !Jlastamien to del concreto. 

!·:l com!lortantiento r'le un elemento depende de la relación 

entre PU cwpnciñno en tensión y su capacidad en compresión. 

B:::,tr~ relación pue(le menirFe por medio del parámetro o~= p ~~ al 

CU'-.!l ;e le llama fnclice de rt~fuerzo. 

:n la fórmula anterior 

p = porctntaj~ de acero de presfuerzo = An 
b d 

fyp = eEfuerzo nominal de fluencin del acero de presfuerzo 

f~c = resistencia reducida del concreto en compresi6n axial 

d = per~lte efectivo 

b = ancho de la sección 



\ 

9 

E e 

' al +CL.>"sar 
\~ 

\ 
\ 
\ 

....__----~--- _\ 

f l 1 
\)\c.csO'f'r,o. ¿_t. ;_¡ ~ 1Z 1cr MQc.\ Q \"\<Z c.J 

FIGURA 

De acuerdo con lo anterior, se puede definir como eleraen· · 

tos oubreforzados y sobrerreforzndos ~.nuellos nue tienen va12. 

res ba.ios y altos de <1 it respectivamente. 

Las Eecciones rectangulares de trabes presforzade.s que 

tenean los indices de resistencia nue se indican a continua

ción, e:erÁn fubref'orzadas, es decir la ralla ocurrirá con eran. 
des deformnciones, siendo falla ddctil: 

Refut:r·zo pi· e ~fol' Z&UO 

dnicamente: 

He fuerzo prt:sforzado 

y refuerzo noruial~ 

en las cuales: 

o"'= p 

q • + o 

Q = As fv 
b d r•c 

!2:E 
:r-'c 

- ' .. ' 

, 

~ 0.3 

< 0.3 

a' = A's fv 
b d f;!aoc 

siendo As y A's, las áreas de refuerzo no presforzado en ten

si6n y compresión respectivamente y d.el peralte efectivo. 
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4. 2, t:. C.ALCULO DE LOS MOMENTOS RESISTENTES 

A partir de las hipótesis del Reglamento DDF 76 . y de las 

l!ondicio!les de eouilibrio 11 se determinarán los momentos resis-

~ .. ,~~:t tes de !lliernbros en flexión. 

a) Secciones rect3ngulnres ~in acero en compresión. 

Se corsidcra en primer lugar cue no se hace intervenir el 

refuerzo ordinario de tensi6no 

. ',' 

--l-. 

1 

di 
-¡ 

~,.¡.-l _b;::;::.___+-

.:\oz ro · d.e 
;·:,res~uer.zo 

e 

'f'e'3\omm\o D D F l~ 
( ~cz.cc,oncz..oo r~ch:mCjv \o r~?) 

FiGURA 

. ' 



-- - - - - - --- - -
- - -- - - - - - - - -- - - -- ..._ - -- - - - - -- - - - - - -

11 

C = f"c X b X a 

T = Ap fyp 

Estableciéndose el equilibrio de fuerzas: 

e = T 

f 11 
C X b X a == A S p fy p (1) 

De la ecuaci6n (1) se obtiene el valor de ~ 

El momento resistente valdrá: 

f.! u = As p fy p ( d - ¿) ( 2 ' ) 
2. 

y aplicando el factor de reducci6n, FR - 0.9 del DDF 76. 

r.íu = O • 9 As p fy p ( d - ¿ ) ( 2 ' ) 

2 

::.:i en esta .última ecuaci6n, se substituye "a" por su va

lor obtenico en la ecuaci6n (1) y el índice de resistencia 

q = P fsp , se obtiene el valor del momento resistente en la 
f"c 

for:na: 

. 2 ( ) Mu = 0.9 bd f"c q 1 - 0.5 q 

Si en el cálculo de la resistencia de una secci6n de trabe 

presforz:·H1a se hace intervenir el acero ordinario, habrá, que 

<:!p:regur el término Asfy en el segundo término de lr:.t ecuaci6n 

(l) y consecuentemente en el mooento resistente. El ejemplo.l~· 
mtlestra la introducci6n del acero ordinario en la resistencia 

c.e la sección. 

En fo~na andlo~a se procederá a agregar el iérmino A'sfy 

en el primer miembro de la ecuaci6n (1) si se hace intervenir 

en el c~:ilculo del molfiento resistente el acero ordim~rio en -
compresi6n. 



6 -+--·----+ 
12 

t ] 
i 

Id l 
! 
i , 

~'"¡~-
T 

i 

8 +--->!'+ 

b) Sccc1ones en T 

Ace~o de 
p~c'='~u~rzo ~~\an\ef\1o D.D f l (.:¡ 

S~C\01"\<L-:;, Cl.V'\ 1 

El r~ncho del patín 0ue f'.e considera trabR.inndo n compre-

si6n en ~ecciones T, A cndn lado del nlma, será ln menor de~ 

el octnvo del claro 

l~ mit3d de centro de nerva~uros 

f·Ftr<blccir·ndo el eouilibrio: 

10 " 
C = ÍC' X b :X t + fe b' (a -t) 

-l momento re~i~tentc valdr~: 

t'1Iu == "?1: 'l' z = :-n e z 

Si ~i hace intervenir en la resistencia el acero ordina-

rio, ~e procederÁ como se innic6 en las ~ecciones re~angul~ 

rt: s 

., 
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Ejemplo 1.- Dimensionar una trabe presforzada de secci6n rec

tangular que resista un momento último de 35 t•n~ 

Características de los materiales 

f'c 350 Ke/cm 2 
= 

fsp 13,000 Kg/cm 2 
= 

f 4,000 Ke/cm 2 = y 

Cálculo de las resistencias reducidas 

f~c = 0.8 f'c = 2eo 

f'~ = (1.05 - 280 ) 
1250 

= 231 Ke/cm
2 > 

Se torn6 f
11

c = 224 

Kp-jcm 2 

280~0.8 f e 

2 
224 Kg/ Clll 

:.)oluci6n 
1 - ,._ --
1 

Asp = 4.6 cm
2

(1 cable 12~7) 
As= 4 cm2 

(2 varillas # ,5) 

Por equilibrio de fuerzas y suponiendo la fluencia del acero 

ele pre sfuerzo. 

e = 224 X 30 X U 

'f = 4.6 X 13,000 + 4 X 4,000 = 74200 Kg 

e = T 

a = 75800 = 11.2 cm 

224 
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Verificnndo el tipo de falla: 

_,_ 

e = 11.2 = 14.0 cm. 
0.8 

E.sp =_j_O.O .. X 0.003 = Oo0107 
14 

st:. ;1:.H1i8ndo U1Jé~ defor:nación inicial é!el nrel::fuerzo al ten;2nr de 

0~005 

é.sT == 0.0107 -t 0J)05 == Oo0157 > 0.01 

po1· lo t:.11.1to~ el. ncero de pre~fuerzo fluye y ·la 8Uposici6n es 

correctn.. 

Mu - Oo9 [ 59.8 (O.b4 - 0.112 ) + 

= J"} • 3 tm. > 3 5 trn. 2 

Verific:·•ción de lirni taciones de acero, ne Acuerdo en el 

Reglamento DDF 76o 

Condici6n balunc~adG 

o.co:3 

e bal = 64 X Oo003 = 24 cm. 
n.ooA 

A bal ~ 0.8 x ?4 = 19. 2 cm. 
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la fuerza de compresi6n valdrá: 

e bal = 224 X 19 .. 2 X 30 = 129024 

= 129 ton. 

Por equilibrio de fuerzas 

T bal = 124 ton. 

di=..! acuerdo con el DDF 76. 

T máx = 0.75 T bal = 96.7 ton.> 74.2 ton. 

la condici6n se cumple. 

Ejemplo 2.- Calcular el momento resistente de la siguiente 

ci6n: 

-t 1~0 

±>1 f'c =.300 Kg/cm 2 
1 r------- 2 

-----"~r , ¡oo 
fsp = 13,000 Ke/cm 

fy 4,000 Ke/cm 
2 

= 

-~Q 1 . Asp 5 cables 12JÓ 7 ~ _.._ ...- = 
' ~ 

T 
T ____ .,._ 

"-- r As 2 varillas //6 = 
J_~~- ~--- 1\s ¡ 

= 

C~lculo· de las resistencias reducidas 

f~c = o.R x 300 = 240 
~ 

f"c = 0.80 f C = 0.8-0 X 240 = 

Solucci6n 

192 Kg/cm2 

= 2.).0 

5.74 cm 

se e -

2 cm 
2 

suponiendo la fluencia nel acero de 'presfuerzo y que la secci6n 

trabaja como T. 

Por equilibrio de fuerzas:-

C = 192 X 105 X 10 + 192 X 45 X a 

T = 23 X 13,000 + 5.7 X 4000 

= 321,960 
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e = ~ 
a = 1203.60 = 14o0 cm 

192x45 

Verificando el tipo de falla: 
1 o.oo? 

e-l yr 
! ' ¡-

/J 
E!:>¡ 

-t-
I 

\~o 

__ ,-

e= 14 = 17.4 cm. 
0 .. 8 

~ S p = 7 2 o 6 X 0 • QQ 3 = Ü • Ü 12 5 
17.4 

f:s TOTAL = 0 .. 01:?5 + O.'ú05 = 0 .. 0175 > 0.,01 

las suposiciones son correctas 

El IHomento resistente 
1 1 

xT f~- ~ lw'-~ -r -- . -z 
1 : n: - , -

1 ~ 

de la secci6n será: 

la posici6n de la resultante 

de compresión está en: 

121 X 27 = 322 X X 

... ¡) ' '" 

X= 0.75~5 .. 75 cm del borJe libre 

299 (0 .. 9 - 0.057 + 22 .. 8 (0 .. 95 - 0.057) 

= 0.9 (272.4)= 245 .. 6 tm 

Verificación de limitaci6n de acero, según DDF 76. 

Condici6n balanceada 
1 

1 -----l--r-
Cba.\ i 1 

1 1 e bal 2.9 X o .. oo~ 1 ! = = -·t - 0.008 
l - :9o 

1 bal 0.,8 33.7 1 Ó:l = X = 1 

L ----·· ·-o.oos 

33 .. 7 cm .. 

21 cm .. 
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la fuerza de compresi6n valdrá: 

C bal = 192 X 105 X 10 + 192 X 27 X 45 

= 435 ton. 

T bal = e bal 437 ton. 

T máx = O. 75 x 437 = 327 ton.< 322 

T actL1al < T máx. 
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INTRODUCCION - -· - - ------·- --

CURSO DE DISE~O DE ESTRUCTURAS DE 
CONCRETO PRESFORZADO 
CENTRO DE DUCACION CONTINUA 
FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM 

ING. JOSE MA. RIOBOO MARTIN 

ES FRECUENTE LA NECESIDAD DE UTILIZAR ELEMENTOS PRECOLADOS LOS 

CUALES DEBERAN TRABAJAR EN COLABORACION CON ELEMENTOS COLADOS

EN SITIO. EN ESTE CAPITULO SE ABORDARA LOS ASPECTOS DE DISE~O

DE VIGAS DE SECCION COMPUESTA DE ELEMENTOS DE CONCRETO PRESFOR 

ZADO SOLAMENTE BAJO LOS REQUISITOS DE FLEXION, LOS CRITERIOS • 

PARA GARANTIZAR LAS SECCIONES COMPUESTAS CORRESPONDE AL CAPITU 

LO DE FUERZA CORTANTE. ASI MISMO SE TRATARA EL CASO GENERrco

EN QUE LAS RESISTENCIAS DE LOS CONCRETOS TANTO DE LAS PIEZAS -

PRESFORZADAS COMO EN EL ELEMENTO COLADO EN SITIO SEAN DISTIN -

TOS. 

EL DISE~O SE REALIZARA POR EL CRITERIO DE ESFUERZOS PERMISI -

BLES YA QUE EL ESTADO LIMITE DE FALLA DE LAS SECCIONES COMPUE~ 

TAS QUE SE MENCIONARON EN LOS CAPITULO$ ANTERIORES PARA ELEMEN 

TOS DE SECCION SENCILLA. POR ULTIMO SE INDICARA UN METODO PARA 

CONSIDERAR EL CASO DE LA CONTINUIDAD EN VIGAS DE SECCION COM -

PUESTA A BASE DE REFUERZO ORDINARIO EN SU REVISION DE LAS SEC

CIO~ES CRITICAS DONDE LA ZONA DE COMPRESION ESTA AFECTADA POR

LA ACCJON DEL PRESFUERZO, ESTO SE TRATARA COMO SECCION DE CON

CRETO DE REFUERZO ORDINARIO CUYO DIMENSIONAMIENTO ESTARA RASA-

DO EN EL ESTADO LIMITE DE fALLA. 



4.6 VIGAS DE SECCION COMPUESTA 

COMENTARIO GENERAL 

CUANDO SE VA A FO~~R SECCION COMPUESTA CON LA LOSA COLADA 

EN SITIO SE TIENE: 

EN DONDE GENE~\LMENTE SE TIENE: 

QUE f~(Z) > f~ (l) 

1.- DETERMINACION DEL ANCHO (b) 

1 



f 16t + b' ) 
Long. tr·abe 

b= 
L LA MENOR RIGE = 4. 1 

l \. 

4 

r 
1 

i ' l SEPARACION CENTRO A CEN j -
TRO DE TRABES c.a e. 

2.- UNA VEZ DETERMINADO EL ANCHO (b) SE CONVERTIRA A UN NUEVO 

ANCHO PROPORCIONAL AL ANCHO (b') ; POR LA DIFERENCIA DE -

CONCRETOS Y DICHO FACTOR ES: 

DE DONDE b 1 

{ \ 
\ f' (2) 

Fe = V f~ (1) 

= b X F 
e 

POR LO QUE LA SECCION RESISTENTE COMPUESTA ES: 

r------b --------~ 1 

1 
'¡ 1 j L 

1 1 l'l 
\ _ _j _1 

.b' 

+ 
·t .,.. 



3.- ELEMENTOS MECANICOS 

a) TRABAJANDO EN SECCION SIMPLE 

LAS CARGAS SON: 

1-a) PESO PROPIO 

2-a) LOSA COLADA EN SITIO ANTES DE FRAGUAR 

POR LO QUE LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS SON: 

A = b'h 
SS 

1 
b' 

I = 
SS 

= 

Y SE LEE~~ POR EJEMPLO: 

I 
SS 

y 
sss 

1/ 
1 
1 
1 

1 

lh 
1 

1 

.. 1 .-

Ass= AREA DE LA SECCION TRANSVERSAL EN SECCION SIMPLE 



b) Tl~BAJANDO EN SECCION COMPUESTA 

PARA LAS CARGAS MUERTAS Y VIVAS POSTERIORES AL FRAGUADO DE LA 

LOSA. 

~ 

j:;. ¡ 
& ... ' 

-t-

1 

1 
')<: 

'i 
1 

1 

1 

y. 
1 se 

A se 

e) DIAGRAMAS 

SECCION SIMPLE 

M LOSA 
SS 

SS 

6, 

b' 

I . 
se' 

-----F.!'{ 

SECCION COMPUESTA DIAGRAMA FINAL 
M c.m. 

l~t 
M e. v .DE CARGAS 

se 
f 
sr 

( ,-) / 

./ V 
/ 

1 ' 
/ 

' 1 

/_~ 
M p p 

o o 
S. 

1 ss 

M LOSA 
S. 

1 
SS 

+ 
!' {-1 

M c.m. 
S. 

1 s.c. 

M c.v. 
S. 

1 s. e. 

f. 
1 r_ 



COMO EL PRESFUERZO SE DA EN SECCION SIMPLE TENEMOS: 

i 

CARGAS 

f 
ST 

)-
,·' ¡ 

' 

-r-

MAXIMO 
PRESFUERZO 

k ;r
e. 

1 

0.6k f'. 
C1 

FINAL 

f 
S 

(1-) 

1 

1 . 

1/ 
\¡ 

V 
~ 

f.<21t' 
1 e 

< 0.45 f' e 



., 

EJEMPLO 

DISENO DE UNA TRABE DE CONCRETO PRETENSADO POR FLEXION HAJO 

ESFUERZOS PERMISIBLES LA CUAL TRABAJA EN SECCION COMPUESTA

_CON UNA LOSA COLADA EN SITIO, LIBREMENTE APOYADA Y CON CON

TINUIDAD EMPLEANDO PARA ELLO EL ACERO DE REFUERZO ORDINARIO 

EN LA LOSA. 

1er. CASO LIBREMENTE APOYADA 

CLARO DE CALCULO L=10 mts. 

? 
f'= 200 kg/cm~ 

e 

1 0= ~==·:-...... -,....>:-".....:/-r-.=/========,=======================~========/=/=~=,/=/-;:;/..::...~ .~/ri LJ¡ 
35 

+ l 1 1 

1 

1 

1 +l-W 
1 

1 

f' =350 kg/em 2 
e 

! ' 
150 

1 150 .... . ...... - -------- -- ......... -- ------+--------- . ---·---- ------- ----·-+----

POR LO QUE EL ANCHO TRIBUTARIO DE LA TRABE ES DE 150 cm. 



CALCULANDO LA SECCION RESISTENTE: 

+-·-
1 o ' -r--

1 

¡35 

1 --t·- ---

-+- ---·--- ------ ---·- ----~--- ----- ---------+--

! 1 '1 
-+-----+-

25 

CALCULO DE b 

b= 16t 

L b= 
4 

+ b' l -~6--t :o:~· 16x10+25= 

1 4 4 
= 2 50 cm 

b= DIST. c.a~ DIST c. a c.= 150 cm 

TRANSFORMANDOLA A CONCRETO DE 350 kg/cm 2 

F = J 
2 OO = O. 76 

e \j 400 

b1 = 150 x 0.76 = 114 cm 

2 

b=150 cm 



1 
1 ' 

1 

1 

-.-

PROPIEDADES GEOMETRICAS EN SECCION SIMPLE 

A= 875 2 cm --+-
y. = y - 17.5 cm 1 ss 5 ss 

1 - 89100 4 ¡ 35 I :: cm SS 
.. 

cm 3 S. = S = 5390 
1 ss S 

SS 

--+-
25 + 

CALCULANDO LOS ESFUERZOS PRODUCIDOS POR LAS CARGAS EN SECCION 

S Hv!PLE 

0.0875 x 2.4 = 0.210 ton/m 

LOSA DE 10 cm 0.1 x 1.5 x 2.4 = 0.36 ton/m 

r = 0.57 ton/m 

CALCULANDO EL MOMENTO MAXIMO 

wp2 
M.+ = = 'L -8- 0.57 X 10 2 

..:.....;_~~__:_:_- = 
8 7.125 ton.m 

Y SUS ESFUERZOS 

f.= f =M= ~gB,OOO ~ 132 kg/cm 2 ( TENSION O COMP.) 
1 S S 5390 

3 
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CALCULANDO LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS EN SECCION COMPUESTA. 

-1-------- - ---- 11 4 

l ·ELEMENTO 
¡_ 
' 
i (1) 
1 

' (2) 1 
1 

;suMAS 
¡ 

A = se 

y. = 
1 sc 

= Ys 
se 

AREA 

1 i 

LU 
1 ! 
1 -+----------t--

25 

- Ay y 

1 

875 1 
J17.5 15252 

1 

1140 40.0 45,600 l 
l 2015 60 8 50 ¡ 

2015 2 cm 

30 cm 

4 5- 30= 1 5 cm 

-----+-
' 10 ---+--
1 

1 
1 

/35 
¡ 
1 

-+--

d d2 Ad 2 I 

1 2. S 156 136400 89100 

1 o. o 100 114000 9500 

250,400 98,600 

It 349,000 4 = cm 
se 

s. 11,630 3 = cm 
1 se 

S 23200 2 = cm 
ssc 

LAS CARGAS QUE SE TIENEN EN SECCION COMPUESTA SON: 

2 C.M. --150 kg/m 

C.V.--100 " 

SUMA= 250 " 

w = 0.25 x 1.5 = 0.375 ton/m. 



--1- --
1 o -+ 

:..:!.. MOMENTO MAXIMO: 

M<l_ = 0.375 X 10 2 

8 

'( ESFUERZOS DE: 

= 4 ·. 69 ton. m 

f.: 469000 = 41 kg/cm 2 (TENSION) 
1 11630 

f = 469000 = 20 kg/cm 2 ( COMPRESION ) 
S 23200 

DIBUJANDO DIAGRAMAS: 

CARGAS FINAL CAR 
CARGAS s.c. GAS + 139+ PRESFUER 
s.s. 20 20 zo 
17i2 

f-' 
1 8. 7 

,j 

FINAL ., 
157.7 = 1 S 7. S kg/m t.. 

20 

r7 3SLJ + 
= f -

_¡_- -=-1 
1 3 2 

-+ --

1 -r 

1 7. 50 

17.50 
+----

40 172 1 34 

DF:. fiiAGRAMA DE PRESFUERZO: 0.6x0.8x0.8x350-=134 38=zv'fi'=37.4 
e 

kg/m 2 

1 8. 7 

1 34 

p 
= 134+18.7 1 8 . '1 A -2 

p 
57.6 S kg/cm 2 

A. = 

p = 57.65 x875 = 50,444 

No. = 502444- . 9.7 5200 . 

UTILIZAREMOS 10 TORONES 0 3/8" 

p = 52 000 kg. 

kg 



CALCULANDO LA e TEORICA 

S. f. 1 ss ( 1 ss 
p 

e= - -¡;--p 
SS 

5390 1 52000 J e= L2_34 -52000 875 

e= 0.104 (134 - 59.4) = 0.104 X 74.6 

e'= y. - e= 17.50- 7.76 = 9.74 cm 
1 

PROPONIENDO LA SIGUIENTE DISTRIBUCION DE PRESFUERZO: 

35 

e'= 

1 

+- --

1 q>- f--
1 

1 
1 

1

--t 
-1- <>- -- -t- 3 

1 

1 

4> "' <1> -<> ' ¡' 

-0- a> 0- <!>-

i i ' 4 1 1 

-+5 1~ s 1 5: ---+------- ----- ------+-

24 

1 

+-
-- + 2. 5 
-+-
---+-3 

25 

4 X 3 + 4 X 5.5 + 2 X 32 
1 o = 9.8 cm 

e = y . - e ' = 1 7 • S O - 9 • 8 = 7 . 7 cm 
1 

CALCULANDO LOS ESFUERZOS 

52.000 
fi = 875 

+ 52000 X 7.7 = 59 . 4 + 74 . 3 5390 

6' 
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REVJSION DEL MOMENTO NEGATIVO EN EL APOYO DE UNA VIGA A LA CUJ\L 

SE LE DA CONTINUIDAD COLOCANDO REFUERZO ORDINARIO EN LA LOSJ\ 

ACERO DE REFUERZO ORDINARIO 

l' ' ,' ,' / ' ' .' ' _/ /' /. // / / / / / / / / ,· / _L_L_LL 

1 
1 

DE PRESFUERZO 

:\NJ\LIZANDO LA SECCION DEL APOYO CENTRAL 

A 
S 

f" - f e p 

D 



~ECUELA DE CALCULO 

a) SUPONER A (AREA DEL ACERO DE REFUERZO ORDINARIO) 
S 

b) COMO T = A f~ CALCULAMOS T 
U S y U 

e) POR EQUILIBRIO Tu = Cu 

d) DE LA IGUALDAD ANTERIOR 
T 

u /\. = e f" - f e p 

3 

EN DONDE EL ESFUERZO f NOS REPRESENTA 'LA PERDIDA DE CAPACIDAD 
p 

A COMPRESION DEL CONCRETO, DEBIDO A LA COMPRESION DEL PRESFUER 

zo. 

,.N 

~) 

f) 

g) 

' . 
DICHA ECUACION SUPONEMOS ( f ) 

p 

COMO A = ab e 

A 
DESPEJANDO q= e 

b 

CALCULAMOS 

a e= D.8 

DEL DIAGRAMA DE DEFORMACIONES UNITARIAS 

----+-- --

d-e 

--+ 

¡e 

---t-1 - ---+e' --- -t-_: 

---+ 
1 

1 

-1 ,d 

; 
1 

--+---



g-1) PRIMERO VERIFICAR QUE 

!f.!.s >. 0.002 
(¡;; ';' 0.75 

PORQUE 

.(SE ASEGURA QUE EL ACERO FLUYE Y SE MANTIENE 
EL 0.75 pb REQUERIDO) 

t f (kg) 

E=2x10 6 kg/cm¿ 

-L-+ 1 0.002 1 

E 

4 

g-2) SE LOCALIZA EL CENTRO DE GRAVEDAD DEL PRESFUERZO DE LA FI
BRA I~FERIOR 

e' 

g-3) SE LOCALIZA E EN EL DIAGRAMA DE DEFORMACIONES Y SE CALCU~ 
p 

LA SU VALOR. 

CON EL VALOR E PODEMOS CALCULA f' DE LA SIGUIENTE FORMA p p 

h-1) A~ALITICAMENTE 

E ) E 
p 

h-2) GRAFlCAMENTE 



,• 
' ~ 

' 1 
¡ 

PRESFUERZO 
EFECTIVO 

f' 
p 

:--
1 

1 

E + __ _?_P + 

6 2 E=1.9 x 10 kg/cm 

E 

--r---,------+--+ 
DTFERENCTA T E -----' p 

i) CON EL VALOR DE f' ENCONTRAMOS LA FUERZA DE-PRESFUERZO 
p 

p = f' x A presfuerzo p p S 

EN DONDE A PRESFUERZO = No. TORONES x A /PARTICULAR 
S S 

] ) SE HACE EL COCIENTE 

') 

~ - f A p e 

S 



k) SI DICHO COCIENTE ES DIFERENTE DE f NOS SUPONDREMOS UN 
p 

VALOR ENTRE f Y EL COCIENTE Y SE HARA OTRA ITERACION -p 

HASTA QUE SEAN APROXIMADAMENTE IGUALES. 

1) SI SON IGUALES, CONOCEMOS EL VALOR REAL DE Ac Y TENEMOS .. 

EL CORRESPONDIENTE DE a 

m) CALCULAMOS EL .MOMENTO ULTIMO RESISTENTE 

M · = F T ( d- ~) ur R U 

n) CALCULAMOS EL MOMENTO ULTIMO ACTUANTE COMO 

SI M > MUA , ES CORRECTA LA SOLUCION Y ;; I MUR < MUA, SUPOJi 
UR 

DREMOS UN NUEVO VALOR A Y EMPEZAMOS LA SECUELA DE CALCULO. 
S 

6 



I 

1 

.¡: = 133.7 < 134 -i 

f = 14.9 <18.7 
S 

7 

EN FORMA DE ILUSTRACION OBTENER LA SOBRECARGA Y EL AREA DE ACERO 

ADICIONAL QUE SE TIENE EN LA MISMA VIGA DEL CASO ANTERIOR AL DAR 

LE CONTINUIDAD EN SECCION COMPUESTA COMO SE ILUSTRA EN LA FIG.1 

FIG.(1): 

) ) ,, ., "'""""T.,,_'"·,.,'",,,,.,",,," "2 
± 

1 

----- --------t----------------------------+ 
10.00 mts. 10.00 mts. 

1 

~~ EL CASO ANTERIOR TENTAMOS! 

1 

-+-

1 

M 
o 

~~~~~~~~~~4---~ 
1 

i M' . 1 

1 
¡ 

l 

¡ 

-----+ 
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TENEMOS LOS SIGUIENTES DIAGRAMAS DE MOMENTOS FLEXIONANTES PARA LAS 

2 ETAPAS DE TRABAJO. 

~~n-·:zv-¡z;-uz-zuz __ eu_az_z,zz-zzzzzzz-~~; z_z =-z z_z '_z :_z z_.,z_z z_• z~ 

1 M 
1 \ o 
1 ' -----1------+ 
1 1 

1 --r-- ------+--- ----- -----------------

10.00 rnts. 10.00 mts. 



DONDE PODEMOS ESTABLECER 

Yo + M1 =X + M2 

M1 = M2 

2 
9 w2 ~1R, $¿2 

PERO M1 = -8- .Y M2 = 128 

1 W¡ Q_2 
-8- = 128 

lJESPEJANDO A 
2 

w = 
2 = 128 ..,..., 

1 "' 

= 1. 7R · 
1 

P~~0 w1 = 375 kg/m (CARGAS EN SECCION COMP~ESTA) 

LA VIGA PUEDE RESISTIR UNA SOBRE CARGA EN SECCION COMPUESTA DE: 

w2= 1.78 x 375 = 668 kg/m 

CALCULANDO EL MOMENTO NEGATIVO 

0.668 X 100 = 8 = 8.35 ton.m 

CALCULO DEL ACERO PARA DICHO MOMENTO 

+---
a 

+--
f" - f 1 

e p 

T = A .f*) 
U S y 

e 
u 

9 
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a) Suponemos A 
S 

= 11.4 8 cm 2 ( 4 varillas e 3/4" ) 

b) T = A f* = 11 • 4 8 X 3600 u S y 

e) T = e = 41328 kg. u u 
T 

u 
·d) A = 

e f" - f e p. 

f* e = 0.75 f* 
e, 

+ 30 

f* 278 kg/cm 2 = e 

f* 
f" ( 1. O S e ) f* = -1250 e 

SUP0~IENDO f = 100 kg/cm2 
p 

e 
= 

= 41328 

f* 330 kg/cm 2 -·· 
c1 

278 ( 1. 05 - 1250 ) 

f" - f ... 230 - 100 = 230 - 100 = 130 kg/cm2 
e p 

A e 
41328 = --:--=-:::---

1 30 = 317.9 cm 2 

e) Como A = ab 
e 

Ac 317.9 
a= = = 12.7 cm b 25 

a f) e= = 0.8 
12

· 7 = 15.87 cm O":Bo 

g) DEL DIAGRAMA DE DEFORMACIONES UNITARIAS: 

+--
' d-e=: 24.13 

e= :15.8/ 
--+-

1 0.003 

E _ __¡_ 
1 

1 
1 

1 40 
1 . 

Ep 1 

--=P·~> ~j-

(tiene una probabi-
lidad de 2% de no-
ser alcanzado) 

278= 230 kg/m 2 



g-1) POR TRIANGULOS SEMEJANTES 

0.003 
1 5. 8 7 

E 
= S 

2"4:13 
E 

S 
2 4. 13 
1 5. 8 7 

1 1 

X 0.003 = 0.0045 

> O.VOZ = 0.0027 EL ACERO FLUYE O LA SECCION ES SUB REFOR-0.75 
ZADA 

g-2) POR TRIANGULOS SEMEJANTES 

h) 

0.003 
1 S. 8 7 

CALCULO DE 

f' E = ( sp p 

E 
p 

11 . 6 2 

f' p 
E 

p 

E 

) E 

p = 11 . 6 2 
1 S. 8 7 0.003= 0.0022 

f' = (0.0056 - 0.0022) X 1.90 X 10 6 
p 

f' = 6460 kg/cm 2 
p 

:_) CALCULO DE p 
p 

p = f' X A p p S 

As = 8 X 0.516 = 4.12 cm 2 

p = 6460 X 4. 1 2 = 26615 kg. p 

j) TOMANDO EL COCIENTE: 

p 
__p_ = 26615 
Ac 317.9 = 8 3. 7 * fp = 100 

' ''.v 



1 2 

k) TOMANDO UN NUEVO VALOR DE f = 90 SE LLEGA A QUE DICHO VALO!~ p 

ES EL CORRECTO. 

A 41328 295.2 2 = = cm . . 140 e 

A 295.2 'J.. a= e = = 11 . 8 b 25 cm 

PARA ESTE CASO PARTICULAR 

~ a= 11.8 = 5 •9 or- 2 - 2 cm 

1) CALCULO DEL MOMENTO ULTIMO RESISTENTE 

Mur = 0.90 x 41328 (40-5.9) 

Mur = 1268000 kg.cm 

M = 12.68 ton x m ur 

m) CALCULO DEL MOMENTO ULTIMO ACTUANTE 

\V = 1.78 X 1.4 (0.250 X 1.5) u 

w = o. 9 34 ton/m u 

w "'R. 2 0.934 M = = )\. 
1 1 • 6 7 ton -u 8 8 a 

X m 
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4.3.2 DIMENSIONAMIENTO POR ESFUERZOS PERMISIBLES ------------------------------------------

4. 3. 2. 1.- SECCIONES CRITICAS 

-i : i 1 f i 

0 

f 
S 

f (i) 
S ../ 

1 

f. 1 
1 

0 

0 
f 1 

S 

1 

1 

1 
~~.-----------~~_J~ 

1 1 f. 1 1 

0 ~ 

José Maria Riobóo Martín 

TENDONES 
RECTOS (PRETENSADOS) 

TENDONES 
DESVIADOS 
(PRETENSADOS) 

TENDONES 
CURVOS (POSTENSADO) 

SECCIONES (1) - (1') RIGE CONDICIONES FINALES BAJO CARGAS EXTERIO
RES 

SECCIONES (2) - (2') RIGE CONDICION INICIAL SIN EFECTO DE CARGAS -
EXTERIORI:S 

f < 0.45 f' 
s- e 

(COMPRES ION) 

f i ~ 2 .lf[ (TENSION) 
(1)-- (1') 

f <: r. 
s c'f~NsroN) 

f. < O 6 f'. (COMPRESION) 
1- • Cl 

(2) - (2') 



4.3.2. 2.- REVISION DE ESFUERZOS 

( 1) f= k + ~ y 
FORMULA DE LA ESCUADRIA 

POR LO QUE PARA UNA SECCION TENEMOS: 

+ 

1 
V 
. S 

"' "l ( 
1 1 +·-. ·-l--·-·_¡_ __ __j_, __ , • E.N. 
1 --¡ -- -·-· 

y. 
1 

+--

1 1 . 

1 1 
1 ¡ 
' 1 e 

+- ~ +~. 
Po, P 

---- ~-- -- -- -- --



P = PRESFUERZO INICIAL 
o 

P = PRESFUERZO EFECTIVO 

A = AREA DE LA SECCION 

e = EXCENTRICIDAD DEL ACERO DE PRESFUERZO 

I = MOMENTO DE INERCIA CENTROIDAL 

S. MODULO DE SECCION INFERIOR I - = 
1 y. 

1 

S MODULO DE SECCION SUPERIOR = I = 
S Ys 

M~= MOMENTO TOTAL,PRODUCIDO POR LAS CARGAS EXTERIORES Y 
1 PESO PROPIO 

r = RADIO DE GIRO 

LA ECUACION (1) RESULTA: 

f. = 
l,S 

p 1, + 
A L-

2 e/r 

4.3.2.3.- DIAGRAMAS 

1.- PARA EL APOYO 

ro/A Po/A - Po e 
Ss -

r (+ J 
! 
i 
1 
1 

1 1 

~ 
1 i 

lJ + = 

Po/A Po e 
_po/A SI 

< /F 
Cl 

L_c' 
Poe < 10:6 f' o + --Si - C1 

2 



2.- EN EL CENTRO DEL CLARO 

¡).e ss ~ -f. 0-J 

·+ + 
¡ ~ 
' 1 

i 'l j l ¡_. ________ ¡ 

~><: .. 

4.- l)l!vlENS IONAMIEN1'0 

t a) PROPIEDADES GEOMETRICAS 

+·"·-+ 
+ -

(-J 

(Ele~ V',er-A _:; A2f\ el c:/:2 AJ2 

+------+ 
DONDE: 

l cv\ 1 
! 
1 

1 1 

1 ® ! _¡ 
-- \- l -- - -- - 1 --- --

1 1 
1 i 

A = AREA DE CONCRETO DEL ACERO DE PRESFUERZO e 

n = RELACION MODULAR ~ ~s 
J:C 

6s = AREA DE ACERO DEL PRESFUERZO 

-

3 

-· _z 

! 
1 --
! 



'- ... ~ 

.. 

-+ 

+ 

b) CARGAS EXTERIORES (CAPACIDAD DE LA SECCION) 

TRABAJANDO SOLO EN TERMINOS DE PRESFUERZO EFECTIVO (P) y S. 
l 

i'C= 
p 
Po 

f. = 
MT 

< 0.6 K f'. + zlfl l s:- - el e l 

f = 
MT 

< 0.45 f' + k(~ 
S s - e el 

S 

PARA LA SECCION LIMITE: 

e) E~ GENERAL 

1 tvj!-: ' Hr./s_ r c. f/tl;- fe~-~-.f t:~- -

+ 

JJ -+ ·+ í/A 
1 

d< 
1 -l- 1 

f1 ,-)- . I/ t-h-< - /~ l ... ':>.{, 

4 



POR TRIANGULOS SEMEJANTES 

P/A + 

y 
P/A=_2_ 

h 

y A 
S 

f' ts f~s + f~i 
h 

f' + f' f' e ts ti ) - ts 

e f' + · f'. ) - f' 
ts t 1 ts 

S 

COtvlO f~i ES EL ESFUERZO DE PRESFUERZO EN LA FIBRA INFERIOR SE TIENE: 

-f 1 = +- • 
~1 

p 
A + Pe 

S{ 

PODEMOS ENCONTRAR LA EXCENTRICIDAD TEORICA (e), DEL PRESFUERZO 

Pe P 
-. = ft' 1. - A S1 

1 eu = ~u r f~i - ~ ) 1 .. 



• 

EJEMPLO . 

DISERO DE UN ELEMENTO DE LOSA DE CONCRETO PRESFORZADO A FLEXlON. 

a) CARACTERISTICAS GENERALES: 

1- a) CARGAS 

CARGA MUERTA 1 so 

CARGA VIVA 200 

2- a) CONDICIONES DE ESTABILIDAD 

1 1 • o 1 1. o 1. o t-1. o . 1. o 
"t- ..¡._ + - + t 

1 ¡ 1 

~ _.8 

LOSETAS DE CONCRETO 
PREFABRICADAS / 

kg/m 2 

kg/m 2 

1 

'"! .. 1 
1 
1 

MURO DE TABIQUE 

5: 

1 

1 

1 

1 

+ 

1 
8 mts. 

mts. 

MURO DE TABIQUE 
DE 1S.cm. 



.. 

2 

CORTE A-A 

1:. ooeoooe ~~>eooeoeo~:)ooeeooo \r?oeoq 
\ ! 
1 1 . 

i 

-+- ---- --+--
1 O O cm 1 O O cm 1 O O cm 

CORTE B-B 



¿' ~)' • 

-4-
3. 2 +-

R.6 
3. 2 .¡_ 

+-

3 

b) CALCULO DE LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS 

100 
+~ ~,----- --~- ---- ·- -·- --·----- -, -------·- ----. -·----·-·---- ---·-----------·-· ------ -----+ 

15 cm 

-+.: - -+- ,..¡. -:+ -----·-+ + ··---t--+-- + + ----··.+ +----+.-+---- --+-..--- -J----8.0 8.6 4 8.6 4 8.6 4 8.6 4 8.6 4 8.6 4 8.6 1.8 

AREA= 1 S 100 7 ~ X 8.6 2 
1500 406 X - = -4 

AREA= 1094 2 cm 

EL MOMENTO DE INERCIA ES: 

IT 
bh 3 

7 crrD 4 100 X 15 3 
7 ffx 8.6 4 

= ~- 64- -12 64 

IT = 28100-1880 = 26,220 4 cm 

y. = ys 1 
= 7.50 cm 

S. S 
Ir 26.220 - = = 

1 S y. 7.50 
1 

S. = S = 3440 3 
1 S 

cm 



e) MATERIALES 

c-1) ACERO DE PRESFUERZO TORON 0 3/8" 

f = 18,000 kg/cm 2 
sr 

AREA:: 0.516 2 cm 

f ~ 9300 kg. 
sr 

PRESFUERZO EFECTIVO P=5200 kg. 

c-2) CONCRETO 

f' = 300 kg/cm 2 
e 

y f'.= 0.8 f' c1 e 

f' .= 240 kg/cm 2 
Cl 

d) ELEMENTOS MECANICOS 

d-1) MOMENTO POR CARGAS EXTERIORES 

CARGAS 

e. M. 

c.v. 
150 kg/m 2 

200 kg/m 2 
-. 2 

¿ 350 kg/m 

COMO LA LOSA TIENE UN ANCHO DE UN METRO 

SU w = 350 x 1 = 3.50 kg/m 

COMO EL CLARO ES DE 8 mts. 

.-. 

4 



.~ ... 

SU MOMEN'!'O VALE: 

2 
M,~ = w L = ~3 ;;_;S O~x;;..;.6....:..4 = 

'1:.. 8 8 2800 kg x m 

d-2) CALCULO DEL MOMENTO POR PESO PROPIO 

- w = AREA x pCONCRETO 

w = 0.1094 x 2400 = 263 kg/m 

SU MOMENTO EN EL CENTRO DEL CLARO ES: 

Mt = 2ó3 X 64 = 2104 kg 
8 

x m 

d-3) ESFUERZOS PRODUCIDOS POR SOBRE CARGA 

COMO f = f. = 
S l. 

Me = 280000 = 81 _4 kg/crn2 
S. o S 3440 

l. 

d-4) ESFUERZOS POR PESO PROPIO 

f = f.= 210400 = 60 kg/cm2 
S 1 34 4 Ü 

1 

d-5) DIAGRAMAS: 

SOBRE CARGA Po Po FINAL DE CARGAS 

+ = 

81 • 1Í 60 141.4 

5 



COMO EL PRESFUERZO LIMITE ES: 

~1fT = 0.8 x 1240 = 12.4 · 12 kg/cm 2 (TENSION) c. 
1 

0.6 ~ f' = 0.6 x 0.8 x 240 = 115 kg/cm 2 ( COMPRESION) c. 
1 

LA DIFERENCIA DE LOS 2 DIAGRAMAS TIENE QUE SER IGUAL O MENOR 
QUE: 

CARGAS PRESFUERZO 
14 1 4 1 2 

=135 
~: 

< 0.45 f' -
2 e 1/ kg/crn i% 

,4 + 1 

~! 
/1/)¿1 < 2 II' 34.6 kg/cm = - e 

1 4 1 • 4 J J S 26.4 

. . TO~~REMOS EL DIAGRAMA DE PRESFUERZO MI~IMO PARA LA FIBRA 
INFERIOR SERA: 141.4-34.6 ~ 106.8 kg/m 

+ 1 2 

P/A 

1 

1 S cm - __ _¡_ 

7.SO cm 
1 i 

-+- -l 
106.8 

,, ' . "" 
6 

2 
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CALCULANDO EL ESFUERZO DEL PRESFUERZO EN EL CENTROIDE SE TIENE: 

106.8 +12 
1 S 

P/A + 12 = ~:::--:::-:::::---
7.50 

p 
A = 7

• 50 (118.8) -12 -,-5-

f = 47.4 kg/cm2 (COMPRESION) 

LA FUERZA DE PRESFUERZO ES: 

P= 47.4 X 1094 = 51 855.6 kg. 

COMO LA CAPACIDAD DEL TORON 0 3/8" ES: 

f
5

r= 18000 kg/cm2 A= 0.516 cm 2 ; f¿ = 0.7 x 18000= 12600 kg/m 2 

P= 12600 X 0.516 X 0.8= 5200 kg. 

No. TORONES = 5 i~~~· 6 = 9.97 TORONE$ 

Türv!AREMOS 10 TORONES ~ 3/8" 

•• p = 10 X 5200 = 520~0 kg 

CALCULANDO 'LA EXCENTRICIDAD TEORICA: 

e= Si 
p ( f' . 

tl 

-p - - ) A ;' 

e= 3440 
52000 ( 106.8 - 47.4 ) 

e= 3.93 cm 

e'= y.- e= 7.50 - 3.93 
1 

e'= 3.57 cm 



-+--

15 
-+-

i ?._5 
+---+--

CO~SIDERANDO LA SIGUIENTE DISTRIBUCION 

.._ 

*" * * * 

OBTENIENDO EL VALOR DE : X 

8 X 2.5 + 2X 
1 o = 3.57; X= 5.85 cm 

1 

~ 

* 
_j 

..._, .~ 

8 

-+-
2.5 X=5.85 cm. 

-t--

.. 

. .. -. 
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JOSE MA: RIOUOO MARTIN. 

4' 3. ESTADOS LIMITES DE SERVICIO ---------------------------

INTRODUCCION: 

En es te capítulo se revisarán las condiciones que deben cun~p 1 ir -

los elementos o las estructuras de concreto presforzado bajo las-

solicitaciones usuales~ llamadas condiciones de servicio. 

En cualquier estructura las condiciones de servicio se limitan a-

comparar las respuestas de la estructura con ciertos lfmites esta 

blecidos por los Reglamentos, las respuestas son: las deformacio-

nes, el agrietamiento, la durabilidad, la vibración etc. en este-

curso solo abordaremos las dos primeras ya que la durabilidad y -

la vibración en la actualidad se tiene poco conocimiento de di --

chos temas y se-restringe a la comparación con estructuras seme -

jan tes que actt(an bajo condiciones simila-.ces. 

4.~.1 DEFLEX~ONES 

Aunque la proptiesta al Reglamento de Construcciones del D.F. no -

especifica un criterio para evaluar las deformaciones en elernen -

tos 1 de concreto presforzado, el cálculo de deformaciones se tradu 

ce a verificar la respuesta de elementos de concreto reforzado al 
~ 

cual se le añade el efecto de la fuerza <'le presfucrzo; este gt,neréll 

mente deberá contrarrestar las deformaciones debido a la acci6n -

·de las cargas. La deformaci6n instantánea de un elemento de con-



creto presforzado deberá ser igual ·~. c •• 

p -2 WL
2 

/)..oc k 
,eL - k2 1 1 EI EI 

en donde k
1 

y k
2 

son constantes que determinan las condiciones de 

apoyo y carga del elemento. 

P es la fuerza de presfuerzo 

2 

e la excentricidad de la fuerza de presfuerzo respecto al eje neu 
tro del elemento. 

L el claro 

W la carga total en la trabe bajo condiciones de servicio 

E. el módulo de elasticidad del concreto 

I el momento de inercia de la sección transversal de la viga 

A diferencia con el concreto reforzado y en condiciones normales el 

momento de inercia es constante a Jo largo de la viga_y debe corres 

pender al momento de inercia de la sección maciza, ya que los es --

fuerzas producidos por el presfuerzo se encargan de contrarrestar ~ 

las tensiones y el agrietamiento de la misma debido a las cargas.La 

dificultad para la evaluación de las deformaciones en los elementos 

de concreto presforzado lo constituyen los valores de (P) y de (E)-

ya que estos son variables, la fuerza de presfuerzo está en función· 

de los acortamientos a largo plazo del elemento o sea a las p~rdi -

das de presfuerzo y por otra parte existe una variación importante-

debido a la relación entre el tiempo en que el elemento pTesforzadn 

se mantiene en los patios de almacenamiento solo sujeto a su pe~o -

propio, y el tiempo en que se le aplican las cargas totales d:~ ~~e1·-

vicio. 



3 

De igual forma que en el concreto reforzado el valor (E) es varia 

ble y depende del nivel de cargas," de la edad del concreto en <.[u e 

se aplica la carga, la relación agua-cemento, el tipo de agrega & 

dos y fundamentalmente del valor de rrr e 

La evaluación de las deformaciones a largo plazo se complican de-

bidn a que la magnitud de la fuerza de presfuerzo no es constante 

la cual tiene una variación cuyo valor máximo es la fuerza de -

presfuerzo inicial y con un minirno igual al presfuerzo efectivo -

con la complicación de que dicha fuerza actúa bajo resistencias -

variables del concreto con un valor minimo f' (resistencia a la
el 

transferencia) a un máximo de f' e 

Por lo anterior existen varios criterios para calcular las defor-

maciones en elementos de concreto presforzado;algunos de ellos-

rest1ltan muy laboriosos debido a que se basan en tomar en cuenta-

la interacción que existe entre la fuerza de presfuerzo y las p~~ 

didns. 

Un criterio razonable y simplista podria ser calcular las máximas 

y minimas deformaciones que pueden aparecer en un elemento de co~ 

creto presforzado de acuerdo con las condiciones más favorables y 

desfavorables que representen~ esto es, por una parte verificar -

las contraflechas máximas en función de la fuerza de presfuerzo -

inicial¡ el módulo de elasticidad correspondiente al concreto a la 

edad de la transferencia y considerar la mínima carga de servicio 

actuando bajo un módulo de elasticidad correspondiente a un f' u •• e 

Por otra, calcular las deformaciones considerando la fuerza de --

presfuerzo efectiva y la máxima carga de servicio probable,ambas-

tomando en cuenta el módulo de elasticidad de f' 
e 



Con este criterio se podrá obtener el rango de valores, en los -

cuales se conocen sus valores extremos; como las deformaciones -

es un aspecto que no interviene en la resistencia de los ciernen-

tos, se procurará que el rango de valores calculados no sobrcpa-

se de los límites permisibles establecidos. 

Los efectos de larga duración se tomarán en cu:.=mta en func:l . .Jn dé 
, 

la permanencia o no de las cArgas que actuan en el eleme1tto)para 

esto se podrá utilizar el mismo criterio que para los elementos-

de concreto reforzado, esto es,calcular las deflexiones adiciona 

les multiplicando la deformación inmediata calculada de acuerdo-

con lo anterior para la carga sostenida por el factor: 

¡;-: 1. 2 (A'/ A )l >O. 6 
-L S :.:J 

L¡. 3. 2. AGRIETAr-liENTO: 

~.----' ,_ :-;...\ 

Se tienen escasos conocimientos para evaluar directamente el - - -

a~ricta~iento en elementos de concreto presforzado. Cuando se sobr~ 

pasa el m6dulo de rotura en los elementos de concreto presforzado-

el ngr5etanliento suele ser notorio debido a la alta resistencia de 

los -~tceros de presfuerzo. Se ha demostrado empíricamente que si se 

co~~ina el acero de presfuerzo con un bajo pdrcentaje de acero or-

dinario el agrietamiento mejora notablemente y puede llegarse o ad 

mit5r hasta dos ~ dos veces y media el módulo de rotura del concre 

to sin que el elemento acuse un agrietamiento i11tolerable. 

Por otra parte el permitir algGn agrietamiento en elementos de co~ 

creto presforzado, depende de la relación entre el momento de car-

ga viva y el momento total,cuando esta relación sea alta no sola -
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mente es factible sino recomendable admitir esfuerzos de tensi6n 

importantes en el concreto, ya que por el contrario existe la in 

.conveniencia de disefiar elementos de concreto presforzado con 

contraflechas permanentes exageradas. As! mismo si la relaci6n -

de momento de carga viva a momento total es bajo es recomendable 

no admitir esfuerzos de tensi6n que excedan al momento de agriet~ 

miento bajo cargas permanentes ya que el acero de presfuerzo por 

ser u~ acero de alta resistencia obtenido del proceso de estira-

¿o en frio, tiene muy poca defensa a la corrosi6n. 

!:1. Reglamento del D.F. propone una forma indirecta para garanti-

zar que el agrietamiento no sea excesivo asf como limitar las --

pérc~idas por flujo :>lástico manteniendo los esfuerzos en el con .. 

creto bajo condiciones de servicio; este procedimiento permite -

revisar los esfuerzos bajo condiciones de servicio empleando la-

teoría elástica del concreto y la secci6n transformada, o sea afi~ 

dir ~l momento de inercia del concreto macizo la presencia del -

acero. Con este criterio se limitan los esfuerzos a los siguien-

tE.'s valores: 

a) Esfuerzos permisibles en el concreto de elementos presforza -

dos. 

Esfuerzo~ inmediatamente después de la transferencia y antes

que ocurran las pérdidas por contracción y flujo plástico: 

compresión o 60 1 f' 
· ci 

tensión en miembros sin refuerzo 
en la zona de tensión 1fT 

ci 
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Cuando el esfuerzo de tensión calculado exceda de este valor.· se-

suministrará refuerzo para que resista la fuerza total de tensicin 

.del concreto, valuada en la sección sin agrietar. 

En las expresiones anteriores, f 1 • ' 
C1 

2 en kg/cm , es la resistencia-

a compresión del concreto a la edad en que ocurre la transfercn--

cia. Esta tiene lugar en concreto pretensado cuando se cortan los 

tendones o se disipa la presión en el gato, o, en postensa~o, 

cuando se anclan los tendones. 

Esfuerzos bajo cargas muerta y viva de servicio: 

Compresión 

Tensión 

0.45 f' 
e 

Estos valores pueden excederse siempre que se justifique que el -

comportamiento estructural del elemento es adecuado. 

b) Esfuerzos permisibles en el acero de presfuerzo 

Debidos a la fuerza aplicada por el gato 

Inmediatamente despu~s de la transferencia 

0.80 f sr 

o o 70 f sr 

En estas expresiones f ~s el esfuerzo resistente nominal del sr 
acero de presfuerzo. 
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10-1-1 

10-1-11 

10 - 1 DIFERENTES TIPOS DE SECCIONES USUALES 

Criterios de formas de secciones transver~ales 

Resistencia a flexión y cortante 

La resistencia a flexión (_I_ T ) debe ser lo más gran.de con 
Vs y vi 

la cantidad mínima (área) y peralte minimun (h). Es decir que 

el rendimiento 11 f " debe ser lo más alto posible; entonces, 

por eso, concentrar el concreto en 2 patines opuestos. 

El valor max1mum de F =--=I:___ 
S Vs Vi 

( = 1) es obtenido caneen-

trando el concreto en 2 patines muy finos ligados entre ellos por 

una alma muy fina. 

Pero se debe ligar los 2 patines por una alma que impide el des

plazamiento relativo. Esta alma debe resistir entonces al esfuer

zo de corte longitudinal y por consecuencia al esfuerzo de corte 

transversal o sea Cortante 

Lo que aclara la forma de vigas en I o cajones, constituidos por 

2 patines ( que dan la mayor parte de resistencia a flexión) li

gados por una o más almas (que aseguran la resistencia al cortan-

te). 

10-1-111 Construcción de las almas 

a) Para obtener el m~jor rendimiento 11 p " entcnces la 

más grande resistencia a flexi6n, ~e debe reducir al 

maximum el ancho de las almas. 

**** 



-- -·-

\ 

b) La solución ideal por eso es de constituir las vigas en 

forma de cercha, pero es una solución costosa por su com

plicación. Es utilizada en casos partic~lares como: 

e) 

vigas ligeras de edificios con peralte grande 

( vigas de techo ) 

vigas de grande claro por las cuales se debe dismi

nuir al máximo el peso propio. 

Las almas son~ en la práctica, llenas con espesor.:mínima 

"a" fijada por: 

condiciones de "resistencia al cortante 

y condiciones pricticas de colado 

10-l-112 Espesor mínima (ver §22.23 Disposición de cables en almas) 

de las almas 
( fig. 8 bis) 

10-l-113 Orden de magnitud del rendimiento de secc1ones 

2 

Rectangular T I CojÓn Fino 

Se e e i o'n 

- T T ~ Jff_fl;, 

~ V 
;m 

-
¡ V;;;;¡~ 

---
e 1 1 3 ~ 0,4 ~ 0,5 a 0,55 

,.._, 
0,6 -
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10-1-12 Resistencia a la torsi6n 

10-1-121 Características a torsi6n de secciones 

h;b 

A 

A.' 

a) 

LO 

O,i4t 

Secciones rectangulares b x h con n > b 

Momento de inercia a torsión: J = A b3 x h 

Esfuerzo de corte maximum, debido a un cople M , en el 
t 

medio del mas grande lado h a=Mt 
~ . 

' 

!.2 r 1.5 2.0 2.5 3.0 4.0 5.0 !O. O 00 

0,166 O,i96 0,229 0,249 0,263 0,281 0,291 0,312 0,333 

Ó,208 0,219 0,231 0,246 0,258 0,267 0,282 0,291 10»31.2 0,333 

'b) Secciones abiertas, compuestas de rectángulos finos 

e) 

J E 
i 

h. 
1 

Losa J = 

3 
x (b.) con 

1 

3 

h (b) 3 

3 

hi >> bi 

d) Cajón cerrado, cuyo espesor de pared es fina, y cuya 

e) 

fibra media, de longitud L, cierra la secci6n S 

J 4 S 

! dL 
e 

Módulo de elasticidad transversal 

coeficiente de Poisson com:1rendido entre 0,15 y 0,25 

**** 
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10-1-122 Consecuencias 

a) Para obtener una buena resistencia a torsión se debe 

emplear secciones transversales cerradas (secciones llenas o 

cajones) 

Ejemplo: Sean 2 secciones de mismos peraltes y ancho 

y misma área diferentes por la forma: 

suma en I - la otra en cajón 
~-- ............ ,.,.., 

Í- -~ 

l 
¡ 

Ca 

S e e e i 
1 

Inercia de Torsión Esfuerzo de Corte o n 

el_ 1-· b ·1 . 

T2~E=b 10 3 "~ = 0,6 
Mt 

I J=-be --
3 ' be2 

---

jÓn con Paredes 4]}=b J'= e b 3 ~·=05~ 
Finas 

1--b 

Como por ejemplo 

.-1 

e = b 
10 6 

La sección en cajón gira 30 veces menor, y tiene 6 veces 

menor de esfuerzo de corte. 

' e b2 

b) Para las vigas que deben soportar solicitaciones de tor

sión importantes (vigas curvas, o desviadas), es conve

niente de . darlas secciones cerradas. Pero se debe anotar 

que dando mas rigidez a torsión a la viga, se aumenta la 

solicitación a torsión. 

~T ... 
'01,,, 

1 
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10-1-2 

10-1-21 

10-1-22 

D 
Losa Llena 

5 

Secciones rectangulares 

Losas llenas 

La seccion rectangular es la mas económica respecto a la cimbra 

y el colado. Permite además de tener el peralt-2 mínimum. Tiene 

una gran rigidez a torsión y una gran resistencia al cortante. 

Se necesita pocos estribos. 

La losa llena, robusta y fácil de ejecución conviene muy bien para 

puentes chicos cuyo claro varía entre 15 y 25 m, con peralte 

h = 9, 
30 

Losas aligeradas 

La sección rectangular llena es demasiado pesada para claros . 
grandes (sobrepasando el "claro crítico ": su peso propio cuesta 

como la carga de servicio). Además su rendimiento es muy bajo. 

Es interesante de quitar concreto para elegir la sección sea: 

__..... 

en el céntro: losa con alveoles (sonovoides); cajones 

abajo de la sección: losa nervadurada 

en la parte superior de la sección y en la zona cen:ral co~ 

dos vigas laterales 

~ LQqF lilliQF 
Losa con Sonovoide CajÓn Vigas- Cajones 

.TI lJi7 c::~~J 
Te Sencilla Losas Nervadura das I 

[LO o o 
1 1 
1 1 
1 1 

L 
Vigas Laterales 

**** 



10-1-23 

10-1-3 

10-1-31 

e-

Losas con sonovoides 

y 

) 

Quitar el concreto en el centro de la sec

ción permite aligerar sin prácticamente 

reducir su resistencia: el concreto quitado 

tiene brazos de palanca a flexión (y) y en 

torsión (r) muy bajos. 

Teoricamentz esa solución parece perfecta. Pero esas alveolas son muy 

costosas: 

en cimbra interior perdida, que debe ser: 

suficientemente rigi~a para no deformarse 

sólidamente fijada para no hundir bajo el peso del concreto 

sólidamente fijada para no flntar bajo la vibración del 

concreto 

impermeabilizad ón para no absorber la lechada 

en armado pasivo: 

en el surtido transversal, trabaja como viga Vireendel, para 

resistir a las flexiones " secundarias" importantes. Se debe 

---<'l.dema~;_colo_car_es_tr_:i.J:>_os entr~_las alveolas, y tirantes sobre 

ellas. 

Adew~s el colado es delicado bajo las alveolas. Las chimeneas deben 

ser suficientemente amplias para facilitar la vibraci6n. 

En conclusión, esa solución debe ser reservada a casos especiales: 

como claros grandes con peralte peqt..eño (sea para puentes de ca-

rretera 20 < t < 35 m 
< 

con 25 h ~ 35 m 

h 

Vigas -Cajones 

Empleo de vigas cajones 

**** 

"·. 
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10-1-33 

7 -

cuando las vigas son som~tidas a torsión 

vigas paralelas deben tener patines inferior importantes. 

En este caso mejor vale distribuir en losas inferiores entre 

vigas 

vigas con peralte limitado (para puentes h < Q. 

25 

secciones sometidas a morc:em::os negativos impon::aiLtes:· 

Ejemplos: 

zonas de apoyos intermedios de tramos continuos 

( o cantilever ) 

puentes en doble voladizo: en construcción todo el 

peso propio se toma en voladizo. 

Tipos de secciones transversales 

Cuando se reduce el número, n, de las almas (de espesor a) n x a 

disminuye; en este caso el claro transversal de la losa superior 

aumenta y entonces aumentan también su espesor y armado. 

El optimum en el caso de los puentes de carretera es: 

) 

r- b<to.rr. ~ iO<b<15m4 ¡- i5m<b ... , 

LD.IlQf 
1 e ajo'n 

Determinación de la sección 

losa superior - por flexio~ t~ansversal 

losa inferior - por compresión (espesor), En caso que 

contiene cables e = 3 0, 0 ~i5metro del dueto del cable; e 

espesor de la losa. 

***** 
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- Almas. Espesor determinada por: 

condiciones de colado 

resistencia al cortante 

resistencia bajo el anclaje de presfuerzo 

- se inclinan las almas algunas veces - por estética 

para aumentar el espesor de la losa inferior reduciendo 

el claro de esa misma. Pero el colado es más complicado; 

se debe prever duetos para los vibradores • 

EJemplos de puentes colados en lugar sobr~ obra falsa 

En este caso, el precio de la. cimbra es caro. Se debe adoptar . 

forn~s sencillas ( lo que facilita el colado) 

para claros limitados (inferiores a 40 m ·en claros continuos) 

y relación de peralte a claro del orden h> __ i_ , se adopta la 
25 solución de losa nervadurada con nervaduras rectangulares 

o trapezoidales. 

para claros mas importantes, o peraltes bajos disponibles, se 

---------------'=a~d_..o"'Jp~t~a~l=-=a so 1 uc ión de viga - cajón. 

10-1-5 Ejemplos de puentes con trabes prefabricas 

Numerosos puentes son constituidos por claros isostaticos de 20 

a 50 m. todos idénticos, a base de trabes prefabricadas. 

El uso del equipo·necesario para la colocación de las trabes es 

económico que si hay muchas trabes ( miminum 15 trabes). 

Según las posibilidades del equipo: 

se puede prefabricar elementos mtiy pesados (claros ent~ro~) . 
vigas aisladas 

partes de vigas (mis ficil de transportar) 

,, ., 
,.,., 
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Forma 

El molde sirve para colar muchas trabes; entonces es ventajoso de 

complicar la forma para ahorrar concreto. 

Como se vibra por el exterior su alma puede ser fina. 

Se adopta, en general, una forma en I. 

El ahorro de concreto disminuye el peso de la viga, facilita la 

colocación, y disminuye también el número de cables. 

Dimensiones 

*dmf 

Peralte. El valor económico es cerca de 1/16 del claro.-

Puede bajar a 2 
20 

Después aumentan los cables rápidamente. 

Distancias entre vigas (d) para vigas prefabricadas d puede 

variar entre 2.75 m y 4 m. (Para puentes colados en lugar d 

entre 4 y 6 m. el optirnum) 

Ancho del patín superior (b) determinado por condiciones de 

colocación b ~ 0,6 h o i 
50 

ción) • 

(peligro de pendeo a la coloca-

Area del patín inferior - debe ser suficientemente grande 

para 

contener todos los cables 

tener esfuerzos de compresión admisibles durante la 

construcción 



.r .. 
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del ~grt~tamiento. 

2.2. Comportami~nto de elementos de concreto des---

pués de aparecer las primeras grietas. 

2.2.1. Elementos sln esfuer~o transuersal. 

- Ttpo~ de falla. 

- ~omentarios en relación a fallas 20r 

cortante y fallas por jlext6n. 

2.2.2. ~lenentos con refuerzo trcnsuer~al. 

- Ti pos d. e re fue r_;;o t_ra n_:; ve r_::u1.2 • 

~ Contribuctór! r.!.el co[l.s;rctCJ .sir·vle. 

Contrihución del acero de rej·uer=o 

Cu., n t r.; }. ,_, r. i l.)• n r) e 1- .:> . ~·. ? ..,. ) 
(. ¡_] - - 1.- r r~ ~ :; .. ! ..!. t r "'~ t. 
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3. llecanismos de falla en el~mentos sujetos a ju~rza 

c'!ortcnte. 

3.1. ~le~entos sin refuerzo transversal. 

3.~. Elementos con refuer~o transversal. 

\ 
\ 

·- éa.c:tores que t.njluyen en la car-:;a de a!}r·tetc.::.iento 

tncl irzadoo 

.:;.lo Elementos ... sin rejuer.-:o trc.nsuersal. 

4.¿~ Elementos con refuerzo transversal. 

5 •. f~c:~res que influyen en la resistencia de elemon--

tos presforzados sujetos a fuer3a cortante. 

::...1. .:.ner.;.cntos sin rüfuer:::o transversal. 

:: ~) 
..., o ..... ¡.; 1 e::: e r: ~ -:: s e o n. re .. / :J. e r:: o t r a n s ve.- s a l. 

6. Hesi~t~~cia de ele~cntos presjor~ados sujetos a ---

fuer.::a cot· .. ;!Tlte SCDÚ.n 1 S •ror..., " r~cnt", ' .... e o·-'>] cr· '" a J1 lo.Cv t.: ....,(.!....> .. ,..,., .(.. '"' . -
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7. Contribución a la reai3tancia a fuerza cortcntc Uo 

Ctl·;les c~e ;;resfuerzo inclinados .. 

3. Eje~plo de aplicación. 



1. Jntrod~LCCiÓno 

I.as estr"!LCturc.s al estar sujetas a agentes ex

ternos (acciones per~an~ntes; eventuales y acciden

tal~&) p~csentan diferentes comporta~icntos o rcs-

pu.estG.s (agrtc:tar,¡iento, defor,:-:.aciones, vibraciones) 

dependiendo principalmente de: Las caracter{sticas 

geo~6tricas de la sección transversal, ¡as restric-

ciones definidas por Jos apo~os y la calidad de los 

mctertales empleados. 

Pare predecir el comportamiento de los elenen

t os es t r l¿ e t u r a 1 es s e re e u r re en 1 e b o r a t o r i o a r.: o el e

los físicos a· escala que per:!iten conocer las rc:;-

_o".J.estas de las estructüras bajo c~ij'erentes con~U.ciS!_ 

nes externas, sicc:<!.o este _;:.;rocedtr.ltento costoso y

de di¡{cil realización. 

;_ 1 d i s e. : ,, r· e 1 e;;¡ e!'.. é. os es t r u e tu r a 1 es es e o n u u--

ni en te e o n.o e e r e ¡ e o r.z J.> o r t ~. ~ i en. t o t o t a 1 d. e e 1 e::: en t o:; 

y r t.' :; i? ~ e r d o~ e t ::: .P c. s :i e 1 .,: l .:.,· ':1 o, e s e ¿, e r: 
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- Estac!..os l(r.tttes de servtcio. E·'· .s. 

-Estados l{~ites de falla. EJ.. r 

El Reglamento del Diztrtta ~~dercl, def!nc ~ -

u~ estaJo l{mtte como aquella etapa del comp¿rta---

u!cnto a parttr de la cual una estructura o ~arte -

de ella deja de cumplir con une función pnra la que 

fué proyectada. 

¡ 

'r 
1 
¡ 
[ 

-·R -"J:o- E. l.r. 

l 

.¡ 

_--x-~F" 

l -. 
V 
1 

l 

L. "P. -\P' E' . .1. .S 

!¡a d 1 

/'r---------~---------~r / '_ ----- _ _.. .S 
/' 

/t 
.,...f 
. 1 

.. 
,_ ¡ 

L.?.-=-
/ 1 

L n"'' ~ t 
l ... - 1 '"\ 

1::.&..<; _.¡W:l./" ~ r.'C.'Q 

J • 1 ' 
- Y" ... \ ~ \- • , tJ, 



Estaclo:: l(nites de servicio son aquellos !JUC 

de dejor;:¡aciones, agrietar:!iento 11 vibraciones o da--

/ios que afee ten su corree to funci ona-'a.i en to, pero no 

~~ capact~ad para soportar cargas. 

~stados l{~itcs ~e falla son los que corre~-

pon1cn al agotamiento definitivo de la capacidad de 

ccr•!Ja ie la estructura o rle cua.iqtdera de sus r.1.iem-

brD~ o al hecho de que la estri.tctura 11 sin n.gotar sr¿ 

capacfdad de caraa 3Ujra da~os irrevesibles que ~--

ajccten su resttencta ante nuevas aplic~cione3.da-

Para re~rsar loR esta~os l{mitcs se pueden-

c~~lear orocedt~ientos exDe~imentales o bien A6to--. . -
¿os anal(ttcos basados en evidencias te6ricas y cx

peri;.~entalesp siendo éste el procedi!.:iento enpleado · 

~~ la na~or{a ~e los casos 9 consiste ~n: 

;,_.etermtnar ;;-zeJ.iante u.n análi::is elástico:; a 

partir de las caractcr{sticas geom6tricas de los --

elen~-tos estr~cturales ~de 1as solicitaciones ex-

ternas, los elc~~ntcs mecJnicos o acciones incernc~ 



(j~er~a normal~ momento jlexionanteg fuerza cortante 

y co~ento torsLonante) que ~e presentan en c~da uno 

de ellos. 

~ .d pai·tir de los elemento~ mecánicos anterio·-"' 

res y mediante el emple¿ de las hipótesis sinpliji-

catorics dise~ar y revisar los elementos estructur~ 

les, 

Ser{a deseable contar cun un procedi~iento pQ-

ra c!.imcnsion'ar estructuras de concreto, ._¡ue nos pcr 
' -

nttiera c!.etermlnar la resistencia de cada uno de--

sus componentes, sujetos ~stos a cualquier combine-

ci6~ de juer=a normal, fuerza cortante, mom~nto ---

jlexionante o momento torstonante. Sin embargo al -

avance actual de nuestros conocimientos y el equi~o 

con el que· usualmente se dispone en los despacho~ -

de cálculo, n·o per;:-.iten resolver el pro..;lcr.:.a plc:~:tc!}_ 

do en su Jor~a general y es por ello que se recurre 

a e;j¡:---1ear r.tétodos :Yir.:.~lificatorios que consideran-

<r:.icrz:-:ente cor::btnact.ontJs _:;c.rcic.lcs de ciertc .. :; a~cfo 

nes tr..r.ernas. 
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As{ anterior~ente se estudió el comportc~i~nco 

!/se obtí.!.VO la resistencia de elementos ;:.resfot·.-:a--

jos sujetos a la combinación del ?resj~erzo y del -

!'~iJr::.en.to fle:rton¡_r.nte, hac~endo caso o::ziso :!.e la fue!:_ 

.~·a cortante y el momento torsionante. 

Ahora procederemos a estudiar los efectos de -
\ 

l.J. fuerza cor~ante sobre elcr;¿entos de concreto ;-:re::: 

for¿ado somettdos si~ultdneamen.te a la acción del -

~o~ent~ jlextonante y del presfuer&o. 

~·n lo que a conttnuact6n se seiald se conside-

ra el concreto ._.;resjorzaC.o como una modaltc!.ad del -

concreto rejor~ado con las caractcr{sticas propias 

prod~cidas por el pre~fuerzo. 

2. C o t.'l :1 o r tan t c.: n t o y m o d. o J. e f c. 11 a de e 1 e m en. tos de e o n

creto sujetos a fuer~a cortante. 

~1 ancli~ar el co~~ortanicnto de ele~entos ~e 

~ 

concreto rcjor~ado o ~r~~jor~ado sujetos a ;·uer=a -

cortante se pueden observar dos ;randes etapas: Le 

del co~:orta~L~nto de1 el~~ento ances te que se 

.cro.:.;ente el c._•rieto ... iunto ·y ]a del cor.:portanien~.o 



!) 

del elam~nto despuJs del mismo. 

2.1. Comporta~iento antns del ayrteta~tento. 

St anali::a.-ws el cor.7.portar;iento l!e una tr·abe de 

e o n e re t o re f o r;: a do o :-· res]' o r;; a do so r.o. e t i da a 1 a 

acct6n de c:.zrga.s ele baja t_~tensic!.ad que la pr9_ 

ducen mo~ento jlexionante y fuer::a cortante an 

tes de la apartció~ de las grietas de flexión. 

observemos que este comportamtento eldstico as 

similar aL"'de un 71Lar.erial lineal. l!.'n esteran-

go es factible deter,-;;,inar los esfuer·;.;os a lo::: 

que se en'cuentran sometidc.s todas las partíc~-

Ja.s que integran !a pieza mediance ln.s f6rr.m--

las convencionales de Nec&nica de ~dtertalcs. 

u lt\ C{ - u ,·J" 
'• r 
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, 
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d continuación ~e presenten los astados de e::;fuc~ 

zos de las part{culas mostrada~; de esta manera el 

esfuer:::o norr.zal en .!a dirección clel eje lon.gitu.di--

nal ¿e la viga fx se obtiene ~ediante la j6rmula de 

la. fJSCUQ.CrÍa. 
1 

Jx 
p 
~ 

A 

En que: 

-r Pe --y·- y + y 

fx - Esfuerzo norr..al en la dtrecctón :;: 

P - Fuerza del presfuerzo. 

e - Excentricidad 

1fa- },fomento cortante en condiciones normales 

de servicio. 

1 

I - ~o~ento de inercia de la secctón transver 

sal • 

.A - i..rea de Ia secci6n tran::;versal •. 

J::n regiones cercanas a los apoyos. !J a las cc.r-

!]es concer.tra(tc:s, se presentan adeí."lás de esfucr::os 

nor~clcs al eje longitudincl de la viga Jy. 

r-------------------------· ! 
1 o ; 
; " 1 
l.~ .. --~·--------~-------: 

1 
1 1 L ____ ¡ 

/::, 
; r 
: 1 ~ 
¡ i ~: 
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Existen esfuerzos cortantes en ca¿a uno 

de los pláno.:.: qr~e definen a la partícula Vxy !J Vyx 

n.or::lales entre sí. i:.'stos esjuer::os se pueden evc---

l~cr con la ecuación: 

Vxy - Vyx 2 

En el caso particular de vigas de sección rec-

toJ'[Jular: 

Vxy- V!JX -
3 
¿ 

V 
3 

S e ha es t a b 1 e e i do que e 1 , esta e o de es fu e r :1 os (.; n 

u.n p'unto cualquiera queda definido por los esfuer::os 

normales y tangenciales seg~n dos plenos c~alquiera 

pel'['endiculares entre sí. 

En un punto cr.:..al1]LLÍera de un elemento::estructu-

ral, es factible e~tablecer un nJmero infinito de-

_'Jlcnos nor.:Lal.Js entre s( u C.ejinir pera c,1da uno ele 

cll,as su e.Jtacl.o d.e esf~..:,er::os respect1.:;o en fu.ncic5n 

de los esfuer~os nor~alesg de los esfuer~os cortan~ 

:es y del ¿n]ulo que jor~en cada plano con el eje -

lo.>'!)i tud.inal del cl!.:i:zcnto. 



'¡ 

---\P 

7 <) _.__ 

Pare cada part(cula del miembro existe un par 

de ;;lanas en los qz¿e el esfuert:o cortante es nulo:; 

e~ 1 os que se presen t c.n esjue rzos norma 1 es,· r;zc!xi m o 

en uno y n{nimo en otro. Estos planos se danominpn 

plenos de esfuerzos principale~. 

Los cafuerzos principales se obtienen nedianlc 

las ecuaciones: 

( 1 ·--r -i 
-(j) 

Los esfucr::o:; fl !J f 2 pu.eden ser de 
. . 

ter~:; z. o~ o 

de 

\ 
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En el caso ~e part(culas que presentan ~nica--

~ante es;uerzos cortantes en los planos definido= -

oor lo:; ejes "X" y "Y" {uxy y vyx) y que se loca.li-

.::.:;o'~ en o abajo del eje neutro, se presenta un esfue!:. 

~o principal m6~t~o de tcnsi6n en un ~lcno a 45° --

con el eje longitudinal del elcm~nto cuyo valor es 

' 7 1..:JUQ •. • 

JT - V:ry - Vyx 

; estos esfuerzos se les deno.::ina "i!:sfuer;:o J.e 

tn.cli tfldos o Jrietas J.e tensi6n r!.iagonal que se pro-

ducen •.ebLio a la bc.jc. capc.cidad C.el concreto a re-

"'4-----

Fig. 5.3 1 

f 

" / 
1 " 

, 1 
/ ~ 

o 
.,..¡_.. \ " 

~ \ \" . ' 
-------------... t.:: 

Y:'\~ 

IJ,r<:dion~ ofrtlll'rlll.tl nJd.~ In J , 11 ~ 1 rl:: hr.tm 



l'.l-

Si detcr.7'.in.r.mos los esfuer::::·os pr•incipales 'Ji't: 

se pres~Jrltan t:n. todos los ~j~ •. ntoa de les :.<icmbros 11 se 

pueden tra~ar re¿es de esfuerzos de tenst6n y de co~ 

presi6n dejini~ndose trayectorias de esfuerzos.· 

Trayectoria de esf~erao de tensión. 

- - - - Trayectorta de esj~erzo de compresión. 

El concreto es un material que tiene resisten-

cta consi¿erable a los esfuerzos de compresión y --

cortante directo y ~uy baja capacidad ~la tenst6n; 
1 

es por ello ~ue los elcm¿ntos de concreto tienden a. 

fallar se[JÚ.n superficies :Jerpendtculares a las dtrec 

ciones de las tensiones principcles. 

t ! ! 1 Lt! ! ! j t L L.!. 'T.! T t_t J_i '--~ -~- LLLL.! .L!_LL i._! t G:IJ 
1 

Lo anterior hace ncccsarto q~e se :.ro~orcionc 

refuerzo ~e acero ?ere so~ortar aq~cllas tensionc~ 

q~e exceden c1 velo~ ie la resi~;cnctG a tensi6~ --

del concreto. 
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Anterior;;:ente al cstu:.!.ia.r clem,:ntos presjor::a-

a·,-,s. sujetos a nomcnto fle.rionante se defini6 el ar-

n~do lonJitulinal que se locali~a en la =ona infc--

rtor de la viga y que resiste los esfuerzos de ten-

si6n e~ Las reJiones centrcles del elemento. 

~n esta etapa, se ubserua que debido el efecto 

de 1.'1. fuerza cortante :se "n~csetltan esfuerzos princt 

pales de tensión tncltnados con respe=to al eje lo~ 

Ji!udinal de la viga. 3stos esfuerzos son los que-

nne•ien orininar la. falla rlel elemento a Uilc ccrgt:. -
4 .... '¡ 

infer-ior a la qt~e se ~-;rocucirtía la falla c!e flexión 

J. e) r: i er.lb ro. 

Desde el p~nto de vista del comporta~t~nto de 

una vt)a de concreto rejor:ado o presforzado es in-

conveniente que la-resi~tcncta de un elem,nto se ~o 

ba a una fall~ por tensión diagonal por ser este ti 

po de falla d.e ti.'JO jrágílp a dtferenC'ta del cc.::o -

en (:'.!C fluya el acero lon.gi tu,!.inc.l prescntá;!.!.o:::e --

una falla de tt:o d~cttl. 
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Es por ello ':1lte conviene e.::tr.Ldiar e .. ;te ti_oo de 

falla y evitar que se presente entes de la po~t~le 

falla por flucncia del ace~o. Para evitar esta fa--

lla es nece.:;arto colocar acero transuersal er: forr:za 

¿e varillas J2 acero de rcjuer=o o doble cable de -

presfuerzo yuc sigan. las trcuec.tortas de es/uer::os 

o bien para simpltjlcar el proce¿imiento constructi 

vo,· colocar estribos vue contribuyan en comblnación 

con el concreto a ¡•esistir la .tuerza cortante ac---

tttante. 

Conviene seficlar que debi~o al efecto del pre~ 

fuerzo, los elem.entos de concreto prcsfor·::ado ttona 

una .mayor capacidad para tener-- fuerza cortante que 

la de_concrcto rcjor2ado. 

2.2. Comoorta~icnto de elementos de concreto des---. . 

pu~s de aparecer las prineras grietas. 

!.1 a_L:arecer lus ,JI'iíi!eras grietas; el cor:_:¡ortC!-

:;¡iento d.u los elcrac:nto;; (..!e concreto ,fc.fa c!.c 

ser el¿~tico u lineeJ.; y por otra ~arte~ el 

concreto t!<J es u.n .·~aterial ho:.wgóneo sic.'!t~O L··· 

p o:: i J l o ;: re ~~e e t r i a 1 o e e 1 i ::e e t ci n. ci. t: 1 1: s !J r- L ~ : : :: • 



¡; s p o r e 1 J. o q u. e p a r a. i n v e ~- ti g a r e 1 e o m. :) o r t C'. n ic: !!:_ 

to ¿e los elementos de eo~creto tanto rcjor=cdo 

eor!!o presfor.:::aé.o se ha rc·c'!.!..rrido a ensa')eS (!e-

1 a b o r a t o r i o q u. e ha n ¡.;e rrn i t i i o es t a b 1 e e e r t a r¡;---

b i én 1 a . res i s ten e i a de es :e t;i p o -de e 1 e 11 a n t os • 

2. 2o l. J':.'le;,¡cntos sin refucr:::o transversal. 

~~1 estucltar una viga ,Le conen:to con rofucr:::u 

Jongttudi~al·adecuad0 8 se observa que a b~jos 

niveles de carga y antes ~e que apare:::can 1~s 

prii.!eras grietas de tensión debidas a la flcxi6n 

el conportc~iento del ele~ento es esencialnentc 

el6$~icop sin embargo~ si se inerccenta la maa-

n i t u d C. e 1 e_ s e a r !J as, 1 a fu e r;:: a e o r tan t e p tt e d ~ 

originc.r esfuer..-Jos :'Jrzr:ci:."Jales que e.::cc,~cn le. 

rcsts~~ncic ~_tensión ~el concreto ~ro~uci6ndo-

se grlet~s inelina~as a la mitad del ;eralte o 

en las jioras inferiores de.l elemento •• ~·stt!S -

gricto.s YJ u e ~-r. en e ·J :2 re e e r en :¡un tos en , i o.~[~ e no -. - . 
existan Jric!cs e jlexi{n o ~~eden ;re~cntar~e 

,• 

como una prolonJaci6n de ellas cambiando ara--

dualmente de i~clincci6n. 



- Ti~os de falla. 

a) Falla JJ tunsi6n ~i2]0nal. 

t. r 
'"\' . ' 

lc'J 

A partir del momento en que se producen les 

g r i e t as i n e 1 i. n e das, e 1 e o"lr. Y-~ o r t a:11. i en t o e!. e 1 

elemento difiere del ~orrespondiento e ~n 

miembro q~e falle por flexi6n. L~ grieta 

inclinada puede apcrecer súb'i tam.ente sin 

seffal ~revia y extenderse de tn~adiatc he-

cia arriba y hacia abajo hast~ cau~ar el 

colapso del ele1aento, este t?t}J~ _de f~.:lla 
se deno1.1ina falla .!.e tensi6\-i"''- cÚ~,,t)il.l71. En 

\. •. i 
este"caso la carga de agrieiam.icnto incli-

nado corresponde a la resistencia a fu.e.·:;a 

cortante del el~mento • 

.------- -------'· ~----1 
/ 1 

<--;-

! '-T {aJ \Ver:>-shearcrac~ L., 

" .----· ________ .!_ __ " 

¡ ;·f¿aun:.•-s'lt•,:r"".fu 1 

i cro.~l.t L 

L__t~-· ----=~r_¡__L-_¡ ___ 1_ __ : 
r ( '·[.,.r.c!tng cru:4 

... Sc~Jndary ::r~c"' 

( b) ~:ri"<'II'C- il'lC,Jr :~::>< 

Fig. 5.4. 1 

T~ r..:-- Olln~itllt"d .:r.t..:l.\ ( lrttll; 1{.:! 21. 
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b} Falla de co~presión por cortante. 

Pueda suceder que el agrietantento incli-

nado se desarrolle grndualm~ntc y que el 

colanso de la pieza se produzca finalncn-
·~.~,~üt .. ¡:L."'(~--.. • "' 

. l!f- por el aplastamiento de la ;:ona ·c.e COT:! 
: f', ~.; ~ ~\~1) .!1 ~ _' .. 

presión en la~ fibras su~eriores úel elc-
J·~ ~'·("·· :i.l.".'fi("r\\:".:..'.~i( • 

' mento" al reducirse considerablemente lr: 
·~·~~ .. ::,fi\_.. ~ 

zona disponible para soportar los csf~cr-

zos de compresión producidos por le flc--

xi6n. A este tipo de falla se le dano~inn 

de comoresión nor cortante. En este c~so 

el elenento puede s0 11ortar cargas ,2e nn--

VOl"' intensidad Q~C ]as de cgrtetcMientO -

inclinado. 

e} Palla. de adherencia por cortante. 

Es f;;:.ctibl~ tanbién que se presente otro 

tío rfe fc.ll,~ L:enorr.1nac!.a falla de 

cia nor cortc~tc, en este caso se prcs~n-

tan····:;rietas lon:7ituc!.inales a :Ltr;el de ccc 

toen la .-:one . ..!.e co:.~~-;resi6n corrcs:)or!.~ic:: 

t e a J ex t re:.: o ::.:. e 1 a fJ r i ... t a i n e 1 i r~ a :! a • 
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Al tgu.al que en el ca.:>u anterior·!.! la 1·.:;.3is 

tencta del ele~ento es mayor que la caro: 

de agrietamiento incl:nado~ 

/ 
1 r , ! 

Cr,t:a incr;n 1da1ot"1"eda 
.:,,.:~,.a .. -nrn·~ en Ylf'J\ 
c:,a;Js. ~t ,,,,. ---. 

\ 

' t 
rJ:-J 

/. 
J 

i 
r ;, 
i r • 

fíJ!Urll ~ Rc-prcsetllacióll csc¡ucm:hio de los lli!crcntcs ti >S •le 
en los cuc preJ f'i blb en elemento& 

• omlllJ l.! lucna (.Urt..autc 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

1 
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Comcnta~ios en rulaci6n a las fallas ~or cor 

tante y o las fallas por flext6n. 

Es inconuent~~te que lo~ ~iembr9s ¿e c0ncre-

to reforzado o. presfor::ado fallen ;1or cu.al--

quiera de los tres ti~os de fall~s (de corta~ 

te) se.Talac!.as~ ya tf.!Le las tres son de tipo -

fr&gil. ~~ imprescindible que estos clcmcn--

tos se diseJen para que la resist~ncia se --

~resente po~ fluencia del acero longitudinal 

(secci6n subrejor~ada) que son de tipo dúctil. 

A la carga que se tiene en la vi.Ja al r.z.u.~~en-

to en que se presentan las primeras grietas 
. 

inclinadas (tcnst6n diaJonal) se le deno~ina 

car9a de a]rieta~ie~to inclinado; en alaunoa 

casou eJ·te v9:.lor corresponde a la ccrJa r.zeix.!:_ 

ma que ~o~ortc el el~m.nto antes de su falla 

por Ccnsi6n diagonal; sin embargo, hay otro~ 

casos en q:~c se pue,~e seguir increnencando 

esta ccJ'!)a l!aata qne se .'Jresente al¡;una de 

.los otros dos ti.-cos c!.e fallas: Palla c!.e co:::.-

prcst6~ por cortcntc o falla ~e adh¿rcncia -



22 

por cortante. Esta posibtli:ad no es pre¿ecl 

ble !J se constder·a qu.e la resistencia d.el --

elemento corresponde e la carga de agrieta--

miento incltnado. 

2.2.2. Elementos con refuerzo transversal. 

Antes de comentar el comportamiento de los ele 

mentas de concreto reforzado y nresforEado en 

refuerzo transversal y despu~s del agrieta~ie~ 

to es conveniente mencionar los diferentes ti-

pos de refuerzo tran~versal. 

Exisr.en varios tipos de refuerzo transver·sal, 

los m&s co~unes son: 

a) Varillas dobladas.- A partir del punto en 

que no se req~tere la totalidad del acero -

lonyi tui.!.i nal, CD factible doblar• ci crto .~:or 

centaje de vc.rillc.s 9 llc..:uarlas y anclcrl!1:; 
<-':1 

a la .-:ona de co.:J:;resi6n del •7">iet::.bro~ l-'stc -

d o b 1 e :: d e u e r i 1 1 c. s .e ro d ~ e e e t e r t a e c. p c. e l .~ "' . ~ 

a esjuer:::o cortcntc. 
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(. 

b) Sstribos tncltnados.- ¿ste ttpo de estribos 

o o 
puede foruar dngulos de ~5 a 60 co~ el --

aje 1onJitudinal~ 

e ) Es t. r i b os ve r t i e a 1 es . - .!f s e 1 t i .';o de re]' u e r-

zo t~"'a.nsversal m . .'s conveniente. Estos cstri 

bos pueden ser abiertos o cerrados, siendo 

estos ~ltimos les dntco~ reco~endados. De-

Freferencia deben ser anclados mediante ga~ 

·chos a .1·3-5° ... 7 ·t _ como se muesLran en ¿as J guras 

adjuntas. 

FiQ 1 ·Anclajes ce estribos 

d) Cab!es ¿e pr~s;~cr~o incllna~os.~ Al ioual 

qr.1.e t:!n el cas9 •}e l(1s vc.rillas, estos ce~-

lJles prud.u.cen ca.:J,!Cid.ad _:.>ara reductr la. --

fuer:::a .:ortant;;. 



¡· .... •-, .. -- .... -wal 
... .... , , 1 

1 ... . ' , , ' , , ____ .....:.--~---------...C..--,-- ---
. .• 7 

· · _ · · al ~·ar.llu ~~~:Ddn !· 

.. ~ 

m-T ~--~ 1 f · T r-r¡-;;1' 
1---------------------'-----' -~-..... -1 -"-r--·------ -;";?' 

.•. ~-• bl [$!11~01 vtrl•calu ¡:;; . '. 

El comportamiento de miembros con refuer~o ---
1 

.· transversal antes de ~ue se ?resenien las pri--
.. ~ ., 
', . 
. · .. ~ -:eras ::;rietas inclinadas» es sem.ejante al de -

los miembros sin refuerzo transversal,·. sin em-

bargo, al momento qu·e aparecen é.;tas~ el acero 

transversal cr.~pie::a a trabajar 'J resistir los 

csfuer~os de tensi6n tnclinaJa evitando que 80 

propaJuen l~s Jrietas. St la cantidad de acero 

trar.sver:;al es adecuada, la positJle falla del 

ele~ento se ;re3c~ta por fluc~cta del ccero 

lonJirt.:.C.:inal. 
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De los ensc.:¡es de laboratorio, se ha dctcrr.~in('.. 

do ~ue la c~pacidad da un cie~bro a jucr~a co~ 

tant~ es t~ual a le suma ¿e la capaci¿ad del -

concreto sii:¡1Jle u la capacidad del refuer::o --

transv~r-.sal" 

J. ~ecan¿a~os de falla en ol~mcntos ~ujetos a fuerza 

Con el fi~ de st~~ltj¿car la cuantificacion ~e 

1 a. res i s ten e i a a fu e r z a e o r tan te de 1 os e 1 en en tos 
' ce co~crAto refor:-:ado y presforzado se hc.n ideado 

mecanzs~os de falla. 

3.lo Elementos ,~in refuer::o transve;'sal. 

Si en laboratorio cnsny&ra~os una vtga de con-

creto sin r..:.~ .Larzo tra.r.suc;·sal con. acero lon1i tuC.i-

nal n.eccDitlad.es 1 -~ s e a r g c. s ex t e r-

nas P y se tncr2n~nta el valor de P desde O hasta. -

lD. fu.11a del el<J.-::~ntoJJ se· puecen presentar dif¡}r•cn-

tes alternativas de falla. 
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' 
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.Al llegar· al vc.lor de P corras~"JondientE al agrt_q__ 

ta~icnto Pag. se presentan_ las primercs grietas in-

clinadas de tensi6n dia[)onal m.ostra.!.as on la fi:;u.ra. 

Estas grietas se propagan hacia abajo y hacia arri-

bq del medio peralte hasta llegar a la zona de co~

presión del elemento. 

En este mo~ento se puede definir el siguiente 

diagra;:;.c de\ cuerpo libre. 

JíC'fA. El dtagrcl.'l.o. de esfucr::os de tensión en el acE_ 

ro longitudinal se supone lineal b semejante 

al 'diagrc.r.'l.a de momento flextonar.te del elemen 

to debido a que el comporta~iento del ele~en-

to hasta el momento en que se presentan las -

prt1.1eras gr.ictas inclinadas se puec!.e constdc-

rar elésticO-Y lineal. 
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La aparicitJn C.e la grieta de tensi6:L cl.ta:;o:Ia.l 

p;"o_c!.uce en el mtem.bro tres ejec:.tos: 

Se redu.ce la .1ona que resi.ste los esfue;··.::os de 

compresión en el ndembro a la ,-;rojundidad y. 

Se rcc!.uce la capc.ctdad a fuerza corta.nta del r.!iCI! 

bro pues un valor inicial bd so llega a un valor 

bu al ~resentarse dicho agrieta~iento. - . ' 

- $e tncrcmenta el esfuerzo a tensión en la secci6n 
' 

A~' dq le.::; varillas longi tudina.J.es ai pasar de un 

esftLe r::o fa a un esfuerzo fb después de 1 agrieta-

niento. 

Se debe considerar c;ue después del agr·ieta.r.zien 

to inclinado se requiere contar con una lon:;it<~d de 

anclaje ~e doscrrollo adecuado de las varillas ~e -

.J .~crtir L!el nuevo esta·?.o el ;:!ler.zbro se p1HJ,!.e 

dcs·cri...Jir co::o un .·reo cti.rantar!.o con la fur·i.'Ia i.:o.:;-

trcC.c. 
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Se puede~ ~resentar varias posibilidades. 

a) ~· 1 
.U- reducida by_sea inSuJ·iciente pnr~ 

resistir la fuerza cortcnte actuante, ~ro~ 

paa&ndose la grieta inclinaJa y fallcn~o 

el miembro'por ~ensión diagonal. 

b) 

-rcqu.e.r·ti:o para resistir~ los esfv.er:ros de-

~o~pr~Jtón ;r~scnt6ndose u~a falla por 

aplcstar::.icnto del concreto en esa ;::onc (fe. 

lla de 
. , 

compres ton 

e) _La lrmgitud de ¡a uarilla a la i::tqr.:.i.c; ':r 

r!. e -'~ se a n en o r q 1.1. e 2 a 1 ¿ 1 0 n :Ji t u d. de r.J e::,,-

rrollo requerida y se presente una falla -

de adherencia por cortant&. 

3 ~ 2. ¡.; 1 e;.~ ...: n t os e o n re fu e r ::o t re ·'"'- s ve r s a 1 o 

.J p.:rti r- -....c;l :.:o:-:.ento en ·!Le se ::.resen.tan 1 :; -

incrc.-:L"T<:::.:nc~o le capccic!.cC. ·:i.el elc.'::ento _a fu.cr·::a. --

curtcnttJ. 
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..d j'in.es del si!)lO pasado, Ritter• pro_:..uso tLI!c.-

idealización de la contribuci6n ¿el acero transver-

sal a fr.:.er~-:a cortante y le dcno1i?.in6 11Analog{a de le. 

arr.IcC.ura", esta analogía sir;ue et::..plaándose hasta la 

fecha y sirve de base para definir la contribuci6n 

del acero transvcrsalo 

Un ntcnbro de concreto reforzado con acero 

trahsuersal se aseneja a una armadura en· la ~u~ el 
' 1 

refuerzo longitudinal corresponde a la cuerda tnfe-

rio.r.,. la ::ona que trabaja a cqmpresi6n del concreto 

la cuerda superior, los estribos representan las --

diagonales que trabQjan a tensi6n y la zona dejini-

da por Jos grietas incltnai~s las diagonales a co~-

pres t 6n. 

r· -c¡;urll •. 3 ,\na!~·~f.¡ d.: 1.1 .1!111Jdura 



Sn est:1 cnalogia se ha despreciado el _'Jeso prE_ 

pio y L1s cargaa distribuidc..s entre arietC!D ir1. 

r:linadas. 

Del ~uarno libre del nudo se tien: 

,~,.,_~ T .- T ~ ... P.. \B'' { ~ Glrlc<.. + r"c e~ G) -(&) 
A 1~ A u¡, ~~"r:1 "\:" t' \=c. ~e 

·"' ·r · 2 .. "~o~ 
·- v . . ./ 

in in e reman t o 'de 1 mamen. t o f::.JV.,, se ob ti o ne 

Pero: 

v's 

V 's ., --- ___ = A .'.Y f > ~ e( -;- r:· c.. e _¿~-v- Q 
~·» -

V 1 S - ¡'\ 'Y f .1 <....-b-.' e< t A lr' [ ~ ('L:....-t .:J( ::..<"rJ 8 
~ ~~~e 

•,} 
1 

-= ---



Saa 

Sea 

V 1::: A lJ.f S • -:. 

5 

V'-
' 1 . ~ ... '· c..~..: - •. ) 

El valor del cortante V' que interesa es el r¡ne 

V'-= A u-f_;;· d 

S 

Pera estribo vertical: 

v'= 
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Esta ecuaci6n proporciona Ea contribuctón del 

ccero transversal a resistir la fuerza cortante ac-

tuantc. 

//'>\('¿~/{\¡0 
~~ 1 ¡ l ---+----=~ ~ t ! y f ·'''~ 

(C.} As:eeltruss. 

~·r 1 1 

' 1 ,_ !TI 
le l R~ ,-,!orc-::1 onc·~~<! ten 'TI .... ,,., ·~•! cct ""eb reonlvrce.,.,ent 

lig. 5 6 2 
Truü ..&nJ1,,_: 11:~. 
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4. }~ctorcs que influyen en la ca~Ja de agrieta~iento 

~nclinado. 

' ~91. Elenentos sin esjuer~o transversal. 

Existen varios factores q!.:.e influyen directa.--

r.:ente en la car[Ja de agrietamiento de un aiem.bro 1~c 

concreto refor~ado. Los que $e coniideran de mayor 

t~~ortancla son los siguientes: 

a) Resistencia de concreto a tenst6n.- Se ha ob 

serucdo que a mayor rest~tcncta del concreto 

a tenst6n ;:z.ayor es le. carga de a:7rtcta:::i.e,nto, 

este factor se representa por K r:r:- . dedo 

que la rusistencia a tensión es jzLnctJn ~.~e-

la rct.: cua:irada c:e la r.-::si.~:tcncia a cor.!nrc-

st6n ¿el conc~ato. 

b) Porc:t:r!tc.je de acero lon:¡itudina.l~- Lo$ ::;i,:.,::-

bros que cuentan con ~ayor porcentaje de ac~ 

ro lonqitu1inal a tensi6n nrooorcioncn c~r--.. . .. . 



de? concreto a jucr::a cortante, reducié;.,~oso 

la car::;a de agrt.et(l;.:iento inclinado. 

e) rama~o.- Se ha observado que en los en~aycs 

d,; 1aboratori.o1 a i,!a')Or ta.r:r.añ.o c~cl elc::::Jnto 

menor- car:¡a de agrict._m.icnto inclinado. 

d) Relación (re 12ncho a .ccrcd.te.·-~ Se tiene T.:a---

'/ 1':> r e 11 }'::;a de a[) r i e t a r:¡ í ;:; n te en e 1 r.: m en t o::; e o n 

m~jor ~alnci6n de ancha a peralte b/h. 

e) .~.:-':;;br::ltez~- St clefini:.!os la e:.:beltez en un -e~· 

miembro de concreto rufor~ado cono la rula--

ción. del claro c:on~~c existe fuerza cortante, 

al peralte; ~e ha obteni~o e~ laboratorio--

q~w al arJ.ncntC!rse la e~~beltez del elcr.¡,:...:t"to 

se reduce la caroa de aorietanicnto. 

/Vo /,, 1 
~' .... t.,J t .) 

1 • 
' ! -_. . -' -~ ' 
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Bsta relación inversa en .. t:::·e esbalte..:: y ca.r'!)l!. 

de agrietamiento~ se ax~lica por lo stguion-

te: ~ mayor e~baltaz ~a~or ayrtetauiento por 

flexión y mayores concent:racioncs de csftwr-

nos en las partes superiarcs ~e les grt.ctcs 

al reducirse la zona par= tomar fuerna. cor--

tante. E'stas concentr·aciones c!c esfucr~-:os i!!_ 

crer.!entan les posibilidc.d..es de ,¡uc se :·'rcsc~ 

ten gr·tetas de tensión d.ia!]onal cor.·lo conti--

nuaci6n de las de flexió~. 

¡ 
1 

En elementos de esbeltez reducida o sea los 

que tienen car[J~.~s ccrcan.:.:.s a 1 os apO!JOS, 1 oc 

esfuerzos nor;.:c.les da co:~z.presión l.!J... di~ri!tnu-

yen el valor del esjuer=o principal de ~dn-

s i 6 n !J a u rr. en t a n 1 a e a ,. a a de a:; r i 2 t ami en t o t r! 

clinado. 

f) Car:;a axtal.- Los ;;:te;izbros suj1.1tos a fucr·,:a:; 

axiales de conprcsi6n desarrollan esjucr=os 

1 . . . i' 1 t• nor:.'l.a es c~c c.J:!'.:Jru:: ... ~! .. ¡~e re..!uccn a t.;•!.:;- on. 

dic¿JO!lal j' por lo tanto los agrietcr:ztant'o:; i::_ 

clin,zd.o;;; por otra ¡,crta lc:.s car:;c.s a."":.:!clc:.: 

t::.·zt.c."lto inclina::.o. 
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o) Corte de VGrillas lonaitu.linales.- En las~~ 

nas en que existe J~~rnc cortante al cortnr-

se varillas longitu.tinales trabajando a ten-

si.én se p ..... od.u.cen concen:..raciones de e;;j'uer--

.~os :JUe ¡:r·ouocan grietas de flexiúnp ú~to a 

s·u vez in.crcr.zenta los cs:{ue¡·zo3 ccrcc.ntes !1 

f,,;cil.ita le! j'ona.ación de g:"':.etc;; • , o 1 

l.nCL~n.a'.c:J 

Se coment6 ante:r-iorr:::.cr?te que esto!~ •.• i2."7?.bros -~ 

p~e;;cnton un cumportamiento semejante c.l de los ---

r..ie:.;)ros ::;in. rc.;ucr:.:o tran.s!Jersc.! lu,sta. el uonento 

en que aparecen las prt~eras grietas inclinadas» --

lueuo los factores que influyen en la carga de ----

a;]ri.cta:::iento ir:clin.ado son las m::?ncionc.cf.r:::; anterior 

¡;¡ente. 

5 1 '1 . • • ~ cr:;. :1 n L v $ sir¡ r<Jf:.:.o r::o t1·ar!sucrsal. 



Con~tderando que no es j~ctible predecir en -~ 

un r,1tem.bro de concrtJto reforzat!.O si la carga de fea• 

lla será i.lct;or qur: la del agrtctaJ.dento tnclinn.:!o •·· 

se ha definido co~o rasistencic del utembro la co--

rrespondiente a la carga de agrietamiento inclina--

do. 

De lo anterior se concluye que los lectores 

que influyen en la resistencia a fuer::a cortante de 

un miembro de concreto reforzado sin rej~er::o sin -

r~J~er::o transversal son loa misnos qua los espcct-
1 

l 
J·Lcados para la carga de agrteta~tento en est~ tipo 

J 

de elementos. 

5. 2. El e m en tos con refuerzo transversal. 

Los ensayes de laboratorio realizado~ reciente 

mente de:."!ue~cran que J...a resistencia a lucrza corte::::_ 

te de un :.:icmbro Je rejuer::o transversal es igual e 

la sz.á1.a t:.e la contribuci6n del concreto y:la del re 

ft:.er:::o transversal. Lo~ factores que influyen en z...,_ 

contribución del c..;ncrato han sido ¡;¡encion.:z,'!.os ani.2_ 

rior.:wntc y los correa~jo:-z,~i.entes al refuer::o tr·r.;!.-:-

!J e r se 1 se ¡J u e(~ e r. t~ e;! u e t r e! e 1 a a na 1 o Ji a · tl. e 1 a a r· . t:-
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6. dc~i~tencta da el~mentos pre~for=a~os sujetos a ---

fuer:r.;a cortante según i:'or.7las :técnicas Con:-llc.~".en.ta--

rias del ReJlam~nto de Construcct6n para el Distrt-

to Federal 1977o 

A pcrtir de los diagramas de eleuantos nec&ni-

cos obten.i<!o;; Jal an.áli.;i;; estructural se dctcr•:i---

ncn las acciones internas dlti~ns to~ando en ~u~nt~ 

lo$ factores de· ccrga establecidos. t 

Vu.a. - F. C. Va ---~ (i) 

Cur.1bin.ación de acciones permanentes y eventur.-

les. 

Vua - 1~1. ( V cr.z + i'cu) &J 
Vt~a -- 1.5 í vcm + Ve v) (J) 

Cuando se p~;.cden presentar a)lO~.u~ractone:; e,),-:,~ 

sidera!Jles. 

Co:.:binact6n í!.c acciones [Jer!il.anentes e ven tu L! 1 e.:; 
. . í'• (; ::-

y accidentales. 
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Vua - 1. 1 {V cm + Ve u + Vs) 

Se toma. la mauor de ( 2 ) !J ( 4 ) o ( 3) 

u (4). 

6.1. Contribnci6n del concreto simple~ 

6.1.1. Si la resistencia del presjucr~o ojee-

tiuo 'representa menos del 40; ~e la --

resist'errcia a tensi6n de todo el r-e---· 

juer~o de tensi6n (?resjorzado y sin -

presfuer.'!o) se er.'i.plean las 1ecu.aciones 

para evaluar Ve definidas para concrc-

to rejor;:ado. 

6.1.2. Si la resi.:tencia d.el presft:.al' :o efcc-

tivo representa el -JO,~ o más de la ¡·e-

sistencia a tensi6n ~e todo el rajucr-

zo de tensión (presforzado y sin prc~-

forzar) se onplea 1~ siguiente ccuaciJ~. 

+SO 

/ 



Ve .l"ur:r-..--:a cortante ¡¡u.e tor.za el concreto-~-

simple. 

Fr = ?actor de reducci6n de la resistencia = 

con valor de Oo8 

b Ancho de la sección rectan:;~tlar. 

.'f Puer~a cortante actucnte en la secri6n 

cons i e~ e rada. 

~ome~to jlextonante actuante en la scc-

ct6n consicerada. 

dt - Distancia de la fibra extre~a en conpre 

si6n al centroidc de los tendones de 

Resistencia no~inal del concreto a com-

Par•a d.tse:fo se 

* 
n r.l e dE! e o n s i de r a ;_.. .' 

f e = 0.8 f 6 C 

¿· s n e e i .~~ i e a e i o n e::: e o:. c.d e::: ~m t a r i a. s • . . 
( 1 ) V e r:t ( rU rzo. - i.' 1 es i u. e r·:: o V e o b t e r. t c!:o de J. e -

1 • ccuacuon ':!.ebcré ser :.·.a.uar que: 

Ve ::-:in = 0.5 Pr br1 ~ r.7' -\-) ..... 



(2) Ve máximo.- El esf~ter::o Ve obtenido de la 

ecuación deber& ser meno~ ~ue: 

Ve .;;.áx = 1.3 Fr bd ~-- l:_q} 

/ . 
(3) Secciones ~ I o L tnve~tidas. El valor de. 

~ seflalado e~ la ecuación S" se substitu --
ye por b# (ancho del al~a) .Y en esta.ecua

ct6n se tr·ansform.a en la .. siguiente: 

Secctones T o I 

Ve =Ji'r (b'd + t 2
) (0.15'1/N+ 50 ~~t) --{f) 

Secci6n L~~nbe~ttd~ 
t2 

Ve= Fr (b 1 d + ~) ',~ Vdt ( ) (O. 15 V f .. e + 5O - .. - ) - "o · 
i~ 

.h.'n que t espesor del pat{n • 

(4) ~onsideractones sobre peralte y relaci6n -

peral te-ancl!o. 

El valor de Ve obtenido C.t! la$ ecuacionas 

"=f '? y lo es vélido si se cur.:picn 

las siguientes condiciones: 

h ¿"_, l. 00 m. 

h "- 6 
--¡;-
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En que: h .= peral te total. 

Si no ~e cu~plen e~tas condiciones el va-

lor de Ve obtcnt¿o ~n lea ecuaciones 5 __ ll 

En secciones T, I o L la relación h/b se 

•' o ' ' -"' o., "" • -1 b • !W oa .. a ~~.o,; ,,,v n. 

Cuando ~'"u· sea r.-•ayo¡• •Ju.e i.Tc se requ.icr•o rea 

fuer..:o por tension r!.ia.;7onal~.~ el .¡ue estar:á for:.:c.do 

por estribos perpendiculares al eje de la pte~a, -

con esfuer=o nominal de Jluencta no mayor de -----

El espaciamiento s de los estrtbos se detcrmi - -
na de acuerdo con la ecuación: 

J:.n que: 

3- Separación ~e estribos nor~ales al eje ¿e 



-15 

Av = Area transversal del refucr::o por i"en-

si6n diagonal {estriboti) espaciados a 

una distancia ~ 

fy Esfuer::o de fl~Lew:;ta ·nominal del refu.c!:_ 

.zo· transversal. 

Especificaciones complo0entarias. 
1 

(1) Separación liláxtr.:a por cirea mí11ima de. re--

jue r::o t rans ve r·sal. 

S m á :e = Fr A 1.!_f¡j_ 
3. 5b 

l!.'n secr:;iones T, 1 o L, b :;e su.bstituye por 

b , • 

· (2) Separación máxima de refuerzo transuersal. 

-Si Vua~ 1.5 Frbd ffc' 

(3) 

s máx = 0.75 h. 

- Si V~a > ·1. 5 Ji'r· .. b d v-;;;;' 
s máx = O. 3? h 

Pu e r;: a e o r ~ a n t e ú 1 t i i.i. a a e t u a n t e 

per:::.isible. 

1 rf"l"c Vua ~dx = 2.5 Fr bd V t 

,-, 

' 

. . r.zcxz.:.1c --

St Vua? V~a ~áx se debe cambiar la secci6n 

transversal del elc~~~to. 
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7. Contribuci6n a la resistencia a J~er~a cortante de 

cables de presjuerzo inclinados. 

En el caso de vigas en c1:..:e los tenc!.one:; c!.e -~~ 

p~esjuerao son desviados en sus exlre~os~ es fccti 

ole reducir· la fuef·:.:a co1 .. tante actuante debido a_, 

'-'f!r-tical 

del arasjuer~o. 

En el caso da uig~s ~e concreto presfor~c ·' 
.-

con tendones de trayectorics recte~ co~o el caso 

df! .lí1 figura r.tostrada e ccnttnuaci6n. 

';.c-'---f / 7\ 
4. 

En les secc¿ones localizadas Pnt~e ~ y B, e y Dv 

se present~n rendones tncltnados de presjuar~o ~ 

e.·ci.ste la c:.J.-:.:..·oncntc vertical del .'resjr ... er::.o ~;:~a 

,¡ 

se pucje obtener de acuerJo con la si;uiente ecua-

ci6n: 



·1? 

Cor.1.ponente t'ertical del ;;resfuer ... ?o = P:::cn ~ 

el caso de vtoas de concreto 

::::. -p ··-;-.::::;::b~ 
\f Q. 2 J, él' 

~?resfor::c(~O -

~cdiant& tendones ca~ curvatura parab6itca se pue-

de o~tencr la co.~Lponente vertical .... ~el ¡;resfuer:::o -

de la SiJuiente manera (sieQpre u cuando la rcs~l-

tantc del presjuerzo no presente excentrici~cd en 

el extrcno de la viJa). 

Co;;zponente vart i cal clc.:l .:..:resftter.-:o = P sen ·:::>( 

r.,Por ser el ¿ngulo muy ~e~ue~o. 

,· 
~,,,. .. <-c.-·'·· .• 

• 



De acuerdo con la propieda¿ de la par&bola 

·? ... -"'· ( __ , 

-{' J 
~ "') .... 

E- J:.'xcentricidad de los te.n.dones de presjuer-

?.O al centro del claro. 

1 - Claro de la viga. 

La con.ponen te ve rt i ca 1 del p res fue r:!o el! 
,. 

e a$ o se p u e de o b t-en e r de 1 a :;i .; u i en t e ~~~a n e r a : 

( f /1. - X) 
.... ---

~ - Dtstcncta de la secci6n considerada al ex-

tro~o de la viga. 

-o ~!: 
! ,<( 1 --- 7 -C 

1 

{ 

~\.-- ~ ..• p 1. 
' 

Para el ca~o e~ que lc3 trl!~tectori.c:.: (~11 los ~ 
.,.; ') 

tcn~ones no sean ~arab61ica~ v ~rcscntcn otro tipo 
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FUERZA CORTANTE EN VIGAS PRESFORZADAS 

DE SECCION COMPUESTA 

Una viga de secci6n comf?uesta es un elemento estructural formado 

por dos o mós materiales de características diferentes. Existen diversos ti-

pos de secciones compuestas; sin embargo el caso que nos inter~sa en este 

curso, es e 1 de trabes d' concreto presforzado, prefabricadas, que traba jan 

en sección compuesta con una losa o firme estructural colado an ei lugar. 

\ 

Las trabes presforzadas son prefabricada en plantas y posteriormen-

te transportadas y colocadas en el sitio definitivo.. En el lugar da la obra 

se cuela sobre ellos !os firmes o losas estructurales, formando al. fraguar y 

adquirir la resistencia adecuada una viga de secci6n compuesta. 



2 

la práctica usual.,. es que el concreto empleado en la trabe prefab~ 

cada y presforzada sea de mayor resistencia (en nuestro país se emplean con= 

cmtos de f'c = 350 o 400 Kg/cm2). que el de la losa o fir-r;¡e colado 

in sítu (f'c = 200 KJ/cm2 ). 

Con anterioridad, en la porte correspondiente a flexión, se estudió 

si diseño y révisión por flexión de vigas de sección compuesta. Ahora nos = 

dedicaremos al estudio de su comportamiento bajo la acci6n de la fuerza ·cor 

ron te o 

En ias vigas de sección compuesta es necesario asegurar que no exis 

to-" la posibilidad de desplazamientos horizonta¡ relc,Jtivos en la superficie de.:_ 
1 

contacto 17 entre la losa o finne colada in situ y la trabe prefabricado, ade= 

más. se debe asegurar" que no se presente una seporaci6n (normai a Ka superf_!. 

cie de contacto) entre lo losa y la trcbe prefabricada. 

Para evitar el desp!ozamiento horizontal relativo entre ios dos ele~ 

mentos se de jan superficies rug'osas o las de11om inadas llaves de cortante - = 

(Sheor Kegs) en las trabes prefabricadas o 

Para evitar la separoci6n de l~s dos elementos en -el sentido normal = 

a ~a superficie de contacto se emplean conectores de cortante (varill_as de es= 

fuerzo). Estos conectores deben estar convenientemente anclados en ios trabes 
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pa·esf~<Jdas y "-9r~ar en una longitud ae desarrollo suficiente en la losa o 

f~e ~tructurol. 

& ~nvul tornbién emplear a los estribos de Ba trabe como conectores 

para re~l:!tir f!Jt.1tl:OS rasantes, para ello, se aumenta su longitud de manera -

que_ lls:~yan o fg losa y se doblen en elia con ia longitud necesaria para d.! 

~rrollgf zu ant;;loie por adherencia. 

Conviene recordar que en cualquier partrcula de una viga, existen 

esfue,-¡193 ~ortcmtes en dos planos nonnales, { ¡} ,.J) esfuerzo ~ortante vertical 
... 

Y.: { 'JJ,..)- esfueno .;ortar.te horizontal. 

4r----V;¡x-

i 

- -
Ant~rlQnnente estud icunos los efectos de estos esfuerzos cortantes en 

conjunto con 105 esfuerzos nonnales producid~ por Va flexiéfi, presentándoSe 

esfue~Q~ de t~~ión diagonal que son resistidos por el concrt!to y/o por !os 

~strib~... Ahorq bien, en el coso de secciones compuestas, conviene revisar 

g~ ¡:.lanQ dti cc-ntac:to entre las dos partes que inl·egron la sec:ci6n compuesta, 
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por ser éste un plano con características éspeciales . .v en el que es factible 

se presenten despla_zcmientos verticales u horizontales entre la trabe y la 

elfl 
Paro revisar por fuerzo cortante vigas de secci6n compuesta se el!: 

pieon los mismo criterios especificados- en secciones simples, considerondo 

e la secl:i6n compuesto como un elemen!'o monoi!Hco en el que el peralte 

y e~ momento aE: inercia son los c.orrespondientes a Ro propio sección com-

rara revisar la capacidad de transmitir lo fuerza rasante de ia tra 
1 

\ 
be a la losa o firme estructural, el regiamente dei Distrito Federol 1977 h!=i . 

definido las siguientes especificaciones: 

Efecto:> de la fuerza cortanteo 

1 o El esfuerzo cortante hori~ont~T~ vh 5 en ~a superficie de conto.:, 

to entre los elementos que forman !a vig:~ compuesro puede cc!culcm>e con ~ 

k~ expreosi6n 

donde 

V - fuerza cortante de diseño 
u 

' 
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b - ancho del área de contac:tov 

d - peralte efectivo de ~a secci6n compuestc;t: 

11. Debe asegurarse que en la superficie de contacto entre los el! 

mentos componentes se h-asmitan los esfuerzos cortantes que ahí actúano 

111. Para trasmitir en la superficie de contacto los esfuerzos cortan-

tes de diseño, se admitirán los valores siguientes: 

1" En eJementos donde no se usen anclajes metálicos y la superfi~ 

cie de contact~ esté rugosa y limpia: 3 kg/cm2 (se admitirá que una superfi-

cie está rugosa si tiene I'\J90Sidades del orden de 5 mm o mayores). 

2.. Donde sa cumplan los requisitos mínimos para los conectores que 

>ldica el inciso IV y la superficie de contacto esté limpia pero no rugosa: 

6 kg/cm2. 

3D Donde se cumplan los requisitos mínimos paro ios conectores del 

inciso IV y la superficie de contacto esté limpia y rugosa: 25 kg/cm2 • 

Cuando el esfuerzo cortante de diseño· exceda de 25 kg/cm2 , el di-

seño por cortante horizontal se horá de acuerdo con los criterios de cortante 

por fricci6n de 2 ~ 1 o5 k) O 
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IV .. _ Pora qw sean válidos i~ esfuerzos prescritos en 2 y 3 del nú= 

mero_ 111 deb.en usa~ conectores formados por barras o estribos normales al 

p[ono de contacto~ El área mínima de este refuerzo será 3/fy veces el área 

de contacto (fy en kg/cm2). Su espaciamiento no excederá de seis veces el 

~espesor del elemento colado en lugar ni de 60 cm o Ademós, íos conectores 

deben endorse en ambos componentes del elemento compuesto de modo que = 

.. m el plano de contacto puedan desarroHar no menOQ del 80 por ciento de su 

¡;:sfuerzo de fluenc ia o 

\f G ee IJ"ef~tt(l por tensi6n diagOi1C!I de UIWJ VGgO COmptJeStO se di~ 

-
men$ionorá como si ae trataro de ·-una viga monolitk..ta .de lo misma forma. 

Resistencia ~ fl.erza corton~e por fricción .. 

fstas_ disposiciones se aplican en secciones donde rige el cortcmte = 

clñrecro y no la tensión diagonal (en ménsuias -cortas" pcir ·ejemplo, y en de= 

~iles de conexiones de estructuras prefcbricadaso En tales casosi' si se nec;:, 

sita refuerzo, este deberá ser perpendicular af plano criTico por cortante di= 

recte.. O icho_ refu~r:o debe estar bien d istribuído en ia sección definIda por 

~tP-Kano critico y debe es.!'ar anclado a ambos. ladO$ d~ modo. que pueda al= 

conzar su esfuerzo dª fluencia en el plano mencionado. 

la resistenekl o fuer.::o cortante, VR, se tomaré .como el menor de = 

le.:. valores calc:ulodQ$ con los expresiones siguientes·: 
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F~ {Avr" fy + Nu) 

F R .[ 14 A + O o 8 {Ayf .. f y + N u) ] 

0.3 FR f*c A 

donde Ávf es el área del refuerzo por cortante por fricción, en cm2; A es 

el área de la secc i6n de fin ida por .el plano crnico en cm2 ¡ N u es la fuer-

zo de diseño ~e compresi6n norma! al plano cril-ico, en kg, y /U. el coefi

ciente de fricci6n qua se tomará igual a 1.4 en concreto colado monolil-ic~ 

mente, igual a 1.0 poro .concreto colado contra concreto endurecido' e igual 

a 0.7 entre concreto y acero lominadoo los valares d~ anteriores se -

aplican si el concreto endurecido ... contra el que se coloca concreto fresco -

tiene rugosidades del oaden de 5 mm o mayores, y si el acero está limpio y 

sin pintura o 

=n los expresiones anteriores, fy no se supondrá mayor de 4200 kg/ 

-/e~ • Cuando hayo tensiones normales al plano crn-ico~ ~ por tensicSn di-
-· 

recto o por flexi6n, en Avf no se incluirá el área de acero necesaria por S! 

tos conceptos o 

' ,. 
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ESFUEü¿os E!/ ZOJIAS DE A¡¡CLAJE DE PRESFllERZO, 

En las .¡:on.as de anclaje de los tendones de pFesfu.or_ 
l 

t;(J¡; se presentan esfuerzos de considerable m.c.gnttud que-

pu~den llegar a ocasionar fallas del elemento pre$/Orzado 

ªJ no tomarse las precauciones adecuadas~ La falla se m~

ntfiesta por la jormaci6n de grietas longitudinale& en 

Zo.s extremos de l.as t'iga.s presjorí:iada..s. Es factible da -= 

@Vitar esta falla, si se determinan con más o menos precl C 

&tón los esfuerzos actuantes debidos al anclaje de1
1
pres-

C 
se colo~a el acero transversal requerido por es-

Stn embargo, el determinar la magnitud de lo3 ea---
. 

' j'uer::os es un prl)blcma de no Jáctl soluci6n; además so ha 
. 

o~seruado que las características que se presentan en los 

ªlamentos pretensados son diferentes a las que se presen

tan en los elementos postensadoso A conttnuaci6n se mu~s

t~cn los diaoramas de cuerpo libre de los extremos de vi-

g~s pretensadas y postensadas:-

1 

i/ ... 



F'lg. 5·6 ,\ncborage forces. 

9 

. .L 

(a) Pretensooned beams 

"' 
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En las figuras antertoresp se pueden observar {tan

to en pier.as pretensadas como postensadas) las fuerzas a~ 

tuant~s en el conc~eto en las zonds extremas de l~s utgas 

dtJbt(}.as a la tran::feréncia del presjuer::o y a lcz.s reacci2_ 

tHn~ partica-.!eso· -ram.otén e~tst:irán en estas sec~i.one.s aun.; 

vu~ no se muestra en las figuras anteriores~ esfuerzos --

~ortantes y esfuerzos normales debidos a la fleztóno Sin 

emba.roo le. fuerza de. mayor·magnitv,d y más cr-tttcas en e~-

~~.&ona de la viga es la de tranferencta del presfue~zoo

la cual es vartas veces mayor en magnitud q~e la ~eacctón 

uflrttcal~ 

El-probleTTilrpues cons-tste en. detenninar> prtmeramen

~~los esfuerzos creados en las zonas de anclaje po~ las 
--

¡~eF~as mostradas en laG figuras antertores~ Dado que hay 
r.: .: - ·~ .... 

Yn~ cvncantrución de fuer3aS de gran magnitud en los ex--

~os notables en el ~oncreto~ 

Esta concentraci6n de esfuerzosp que se desa~roll~ 

~fi lo3 extremos de las vigas presforzadasu se considera -

~etu .. n te en una l.ongt tud tgual a un peral te de la secci • n0 

. 
~:s cllá de esta secci6n el presfuerzo se ha.transmiti~ 

. ~~ 
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y los efectos de concentractón de esfuerzos son aesprecf.~ 

blas. A esta ragión de las vigas limitadas por los extre-

mos u un peralte de las mtsmas se les denomina :onas de-

transfarencia. 

Los esfuerzos en las zonas de transferencia de las 

vigas varían aprectabiemente en cuanto a valor y natural~ 

za a lo largo del claro,_ peralte y ancho 'd·e la vif}ae Ezi~ 

te una gran variedad de soluciones emp!rtcas y p~ácticas 

para la de term.inaci ón de es tos -esjuer::os basadob. todos 

ellos en hipótests simpltjicatorias. 

Ent~e las dife_rentes soluciones que podemos uttlt-- · 

zar pára la dete'rmtnación de los esfuerzos en los e:ctre~~ 

mo-s di.? las .vigas# la solución bidi.menstonal basada en la 

taor(a de la elasticidad, da-resuitados aceptablés. JJ.'n e!!_ 

ta tcur!a la tnfluenctd de las-reacciones verltdaios su-

despr~cta y 'se cunstdera ~ue 1:..: fuerza de presfuer.::o :;e -

distribuye como una carga lineal en lo ancho de la vtga.

A coniinuación se muestra en la figura stgutente la sec-

ct6n idealizcda de acuerdo con esta teoría: 

BONO ANO ANCHOAAGE 

fig. 5-7 Ide,lli7.11~ion or l~lC nnchoragP. 
aouc for t.wo-duucn:~ioo11l r.nulyuie. 

.. ~ l 
l . \ .____ __j 

165 
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Los resultados de esta tnvestígactón, nos ~uestra-

que las fuerzas del presfuerzo mostradas en la figura a~-

teriorD prod~cen.esfuerzos de tenst6n en varios puntos ¿e 

la zona de tran3jerencia. La figura siguiente muestra una 

ide~lt4ación t(ptca del extremo de la viga sujetas a dos 

con e en t raci ont:s :;tmét ri e as de car¡}fl~ Los esfuerzos de teh 

stón aparecen en las dos siguientes regtones: 

.. -· -----------------

Fig. 5-8 Tcnsili! stres.:;e.s at thc spallin¡; 
anJ burstir.g zones. 

1~- InmeUlalumentc dcspu~~ del punto de aplicuc,ón 

de las ~uerzas del pr~sfu~r~o y dentro de la zona do tran~ 

j"erenctc., existen. las zonas denominadas por el l!oQ. lf) sa= 

{Jt.at se muestra ~n. la figura anterior" Los osfuer;;os s·ue - · 

aquí se presentan, se denominan esfuerzos de explosión =

{bursting stressdS)o La postct6n exacta de esta ;;ona ~a-

pend_e t:n e 1 caso d. a ut gas pos tens.adas del área re 1 a ti u a 

de les placQS d~ anclaje del preJfuer=o (postcnsa4o)a 
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__ 2.- E'n. extre1:~o de la sección de la utua entre les 

placas de anclaje del presjuerzo y cercano a las fibras ~ 

superioras e tnfertóres de la vtga, se presenta otra zona 

de esju.er~os de. tensi6np señaladas en la figura con el 1/o,. 

2 (spallina stresses). 

Las zonas sombreadas representan las r~giones en -

que se presentan esfuerzos de compresión. 

La distrtbuci6n de esfuer~os mostrada en la fioura 

anterior ha sido verificada mediante estudios de fotoela~ 

tict.dad en vigas presfor·zadas. 

Lo~ tngenLeros Eaoñel y Gu.yón desarrollc.ron método;: 

a.pro:dmados para determinar esj'uer::os en las zon.:zs de --

tr,.n.;fercncia. 1!..,1 Sr.· Jfagñel consideraba qua en lc.:.s r":Or.a:: 

de unclaju de una utoa, la dtstrtbución de esfuer3os te--
.-

n(a lü ¡'arma da una curva. de tercer grado. Por otra. part<J, 

el Sr. Guyón introdujo la teoría ~mplificatoria bidimen-

si.onal. 

Los resultados obtenidos de las experiencias mo~tr~ 

ron que Íos máto¿os anteriores únicamente son correctos -

· lJa.jo ciertas condict.ones cl.e carga·. Se observó .que paro. eE_. 

',• 
juer~oa de t~nsión peque~os tnjartorea a los que se prese~ 
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ta al aorietarse el concreto; los métodos mencionados dan 

resultados correctos. Stn embargo; dado quo el concreto= 

no puede tomar esfuer30S de tensión constderc.bles 9 al pre 

sentcrse cierto nivel de caroas se producen grietas hori

~on~cles y en esta situact6n los métodos de análisis dan 

reRul~ados incorrectos. 

El objeto de determinar los esfuerzos que se presen ...... 

- tan en los extremos de las vtgas presf_orzadasg es el de = 

desarrollar un método que 4eterotine le cantidad del re-== 

¡:;e, 

fuerzo vertical que deba ser colocado en los extremos de 

esta vi9a. Dado que !os esfuerzos de tensión producidos = 

por el anclaJe del presfuerzoo son de constderable magni= 

t.~ y que el concreto se agrieta a niveles bajos, el obj~ 

to del refuerzo vertical es ~ntcamente el de tmpedir que 

e1 a!)rictamtento hori.zontal aumente y se propague a lo -=·

largo de la utgab ya que se ha comprobado de que el rejuc~ 

ao solamente trabaja una uez que se ha presentado el aorte . -
tamtento horizont~lo 

Los expertmentos realtzados en vi~cs de secci6n »J» 

muestran la naturaleza no lineal de· los ~sfuer~os en loo 

lf :,~ 
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blocks extremos de estas vigas y la formación de grietas 

longttudtnales. Estos experimentos tambt~n han mostrado -

que realmente no existe para este efecto ninguna ventaja 

notable en les secciones rectangulares en comparaci6n con ' . 

las seccionas 111". 

JJ2T3.:a:IJIA CIOil DEL !iRl!.'$ji'UEfl¿."O TRAN S"'ERSALc 

A continuaó!6n se prese~ta un m~todo prdcttco desa

rroll~do por Narbey Khachaturian y German Gurjtnkel para 

deterr.1tnar con cterta aproxtm.aci6n el refuerzo requertdo 

en los bloücs extremos de las vigas presforzadas. 

J::n ~1 a¡rtrerno d.c viga mostrado un l.l!l fL!Jttra .sigu(c!l:.. 

te l~ secctón A-A se locali3a a una distancta B del ex-

tramo de la viga. Considerando ~ue en esta secct6n AA no 

existe: tr.fluencta de las fuer,;:as concentradas debidas al 

a'nclaje del presjuer.zo. Si despreciamos lt: rcacct6n verti 

cal y consideramos que la fuerza de presfuerzo está actucn 

do a une distancia Jl de les fibras interiores de la vi

ga, cu~lquier secci6n longitudinal localizada en la zona 

de trunsferencta a una distancia K de la fibra inforior 

estd sujeta a un_momcnto J1~xionante, el cual puede ser

C:.eter1.~tnado a partir de las j?Lerzas que actúan en los e=-

tre~os del block. 
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El momento flextonante puede ser aetarQinado en --

c.ualqu.ier sccci6n longi. tudinal de acuerdo con las eouaci9._ 

nes siguientes: 

1 " .... Si, ;; :::: J ., En 1 c. f i. g u r a B .se m u es t r a e 1 d t 2:. 

grama de cuerpo 1 ib re de 1 a secc·i 6n l or.gi tu di~ ... 

nal .. El momento J~exionante 0~ esta secct6~ ae 

obttene con la stguiente ecuact6n: 

Si consideramos la convenct6n de signos adopta-

da para momento flexionante positiDO en el sen-

ttdo de giro de las manecillas de un relojg la 

ecuact6n anterior se pueda descFibir de la. si--

ouiente manera: 

M e2 ("!!.)' ['' !~ - (3 , ")J Pe . h ~ h T ~ 

2 .. - Si ) '? d .. ¡j,'n la figura C se muestra el cLir.-

grama de cuerao libre de lG secci6n Zongitu4i--

nc.lp en ese caso el momento Jlextonante an jor-
, 

-
ma udi~onsioncl se e~presa con la ecu~ct6n si--

r;utente: 

-~ = 2 (!~)a - (3 + ~) (?!_)
2

-¡- ~ ?! + (1 - /') 
Pe h :!e h e h le . . 



A 
-------.~--------------~ 

1'1 

!:.. (61-li) 
M h 

~T 
~-L~,.....------~.4. - .1.. 

..------::-8---;..¡J ~ Li-J 
(a) 

( 
\ 

(b) 

F'lg. 5-9 Moocnt o.t a longitudinal section. 
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En el caso general de vigas postensadas con tendo-

nes de presfusrzo a diferentes ntveles» se requiere dtbu~ 

jcr al dtagran~cL de cuerpo libre para obtener las ecuacio

nes necesarias para determinar la uariact6n del moment.o ""' 

resp~cto al peralte. 

Con el objato de simplificar la obtenci~n d~ los ~~ 

me~tos en las secciones lonoitudtnales~ lo& autor~s est~~ 

blecieron. la stguiente gráfica que nos ¡H::rmtte estal.Jle.cer 

la reiaci6n·M/fe a partir de las relaciones y/h y e/h o 

1 

En esta grdjtca como se puede observar se obttenin mamen-

tos ~ostttvos ~negativos. 

16!l 

0.2 

0.1 ., 
o~~-~----~~~-~--~-LI ----~ 
-0.5.-04 -0 . .3 ·0.2 -0.1 O 0.1 v.2 03 04 05 

M/P11 

Flg. 5-lll Beuuing moment iu longitudio:tl :,!t:Ction::;. 
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ka~ ecuaetones de momentos antes indtcaias dan los 

momentos en laz secciones longitudinales, pero no permt--· 

ten obtener le forma e:racta. de distrtbu.ct6n de esfuerzos 

en esas seccionas. Sin &mbargo, las fuerzas to.tales de --

tenstdn u coaprestón producidas por esos momentos pueden 

ser determinadas con. ellas st s_e supone el brazo del par 

interno. De esta ::zan.era se pueden determinar los estribo~ 

requeridos para tomar la juerza total de tenst6n. 

Los e~fuerzos permitidos en los estribos deben ser 
\ 

limitados para controlar la abertura de las grietas lono1 

tu. di nc.l es. 

~ conttnuaci6n se.presentc un método stmplificado-

par:J. .ieter¡¡¿tnar el esju.er::o tr::msversal en la ;:ona de ---

t ru.nsfert!nc ia. 

Esto mé·tod.o establece lc..s si.gt~tentes condiciones: 
, 

l.- El refuerzo transversal. debe estar formado por 

estribos Cerrados localizados a una distancia -

h/2 del e:tremo de lu viga capaces de soportar 

la fuer~a T dada por le siouiente expresión: 
~ 

_;.-;- :-
.f.l\~ -h--z. 
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......... 
f-7 - Fuerza to t a 1 de t en.s i ón~ 

.k\"M -.~·omento máximo longttudinalo 

-z.. = Distancia entr{] el e:rtre11to ·de la viga y el 

centroide de los estribo$ (los cuales de~e 

rán estar locali~ados entre el extremo de 

la viga y una sección a h/2 del mismo), 

.... h ~Peralte total de le vtf}ao 

2 o - .b'l es j u e r ::o pe rm i s t b 1 e en 1 os e .s t r t b o .s no de b e 

exceder el dado Jior la siguiente ecuación: 

{s 

f s ·= .6'sj'uer~o pe rm. i ti do en e:J t:ri. b oso 

w - .Ancho de ·la arieta. 

A5 ""',¡;rea de estriboso 

~~ - ltesistcnci.a del concreto a la comprifí?si6n 

a los 28 díaso 

k - lJódulo ele elasticidad del acero • 
.:11 
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' ' -1°.- DISENO DE L,l\ fV¡I.::NSULA DE LA COLUL1NA 
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_____ :~---j- . ARf.~~DQ__QE; ___ COr~TI!~UIO.t\0 _ 
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jt_ __ , ______ ----
.u. 

DATO S: 

ACERO fy = 4200 11 

ANGULOS Y PLACAS DE ACERO A-36 

SOLDADURA ELECTRODO E-70 

h=41.50cm. 

b = 25 cm 

FACTOR DE CARGA = 1.40 (4/3) 

Vu=50.f8 Ton. 

Tu = 10.04 Ton. 

J.B 2 1 • 40 

. . 



Cf!ECANDO LA HELACION Lu/d '0.40 

tv :2 2+2/3 15 = 12cm. 

d~ 41.5-3 oa 39.5cm· 

tv/d = O. 31 ( Jr~TER?OLADO) 

D E l. A .. :. Y U DA DE D 1 S E i1 O B - 8 Ca :a 5.GO 

n·:.:soLVII.::t~DO LA ECUACIOlJ (2·8) PARA C2 

vt. 
C2 • ----:----:-- ------

1 bd /f'c' (Ca)(0.265) 

e a 50180 e • -··---:z l. 995 
O.S5x 25x38.5x20x5.G0x0.2G5 

Tu/Vu a O .20 

DE LA AYUDA DE DISEno C-9 ?vf a 0.0130 

• A uf sz b'i ?\rf 

f..uf a 25 x 38.5 >t 0.01'50 .. 12.51 cm2 

USANDO 3 VARS ~:·: 8 Auf = 15.21> 12.51.cral2 

DISENO DE lA SOLDADURA: 

= L27cm. 

Tu= As fy = 5.07 x42000 = 2!294 kg ., 



1 .. _ 

42.5 

Tw = ~ ( 1 "f ·5 O ) 1 w 1 w 

fw = __ _3_! _ _?_~~-- = 13 70 cm2 
o. 7 x rrso x 1. 21 · -

Avf · 
A u h = ---2- = "l. 6 1 e m 2 

C9LOCAN DO 3 ESTR. ;¡: 4 As= 7. 6 2 cm2 

.. l\Rfvi/\00 DE LA fv1ENSULA DE LA COLUtdA 

10¡· 
5-

5 
E :::0::. 3. PARA ARMAR 

DE UJVERSION 

RLPt ... f<fiDOS EN LOS 2/3 SUPERIORES 

J4• 4, 
-,.----t -- t --~ --1- .A" 411 4 11 1/ 2 11 

8.58.5 --·- ~ X X 

-1(-=jf-f 
3 #8 ---- ~1 



DISENO DE LA NARIZ DE LA TRABE 

Tu 
-; --

DATOS: 
TODOS LOS DATOS DE LA MEt~SULA SON VALIDOS 

1 

DETERI.'.INACION DE Auf (PARA LAS GRIETAS Ay B} . 

U S A N O O LA EC. ( 2· 5) 

Auf = ___ i -- = - 50 1ªº- + 10040 
0.85x4200 1.40 

- 45883 - . 2 
Auf- o.a5x4200- 12.85cm 

USANDO 3 VARS. -1~,_ 8 As= 15.21 cm2 

DETERMINACION DE Ash {PARA LA GRIETA C) 

USANDO LA EC. (2.6) 

Ash = 15
·
21

·- = '0.86 cm2 
. 1.40 

USANDO 4 ESTRS. # 4 · 

DETERMINACION DE Auh 

Auf 2 A u h = = 7. 61 e m.: 
2 

As= 10.16 cm2 

USANDO 3 ESTRS # 4 ~As= 7.62 cm2 



--~ 

1) 1 '-.... 1 : '. 'o . J 1. i. 

DISr-J,~O DI~ LA C/\Bl~ZA DE LA COLUMl\!A. 

\ ------~- ~--

----------------~-~---_: ru--~ 

0/-. 1 os 

--------------------------- -1 
.:--- "1 200 

----- -- --- 1.i- ---L_ . . 
. i-- -- --- - -t 

CON CHE TO 

ACERO 

. 15cm: 

f'c = 400 kg/crn2 

fy =4 200 kg 1 crn2 

At~GULOS Y PLACAS ACERO A- 36 

SOLDADURA ELECTRODO E-70 

b = 3 5 cm. 

fACTOR DE CARGA = 1.40 (4/3) 

Vu = 4 7.13 Ton. p = i.40 

Tu = 9.43 Ton. 

I.- APLASTAMIENTO EN CONCRETO SIN CONFINAR 

ESFUERZO ULTIMO DE APLASTAMIENTO 

fbu = 18.58 9 ffC 3Jslw, 

~ = 0.70 

i---
' 

\ 



\ 

POR EXIS'fiR Tu 

Cy = [ 
S\1 ] ~u/Vu 
1290 J 

10 X 15 = 1 f:?O >58 

fb opllcodo :: _V_u_= -~ri!~.P-= !:--9 77t'fí/·'r,· 2 < fl-J•• b \11 35 X 1.5 u • . ..¡ V ' ..., 

:JC .- t.PLASTAf.~IEt¿TQ EN CONCRETO COf~FlNADO · 

2 0.70 X 0.85 X 400 = 238 (:g/cm > 89.71 

PA HA LA GRIETA VERTICAL ~( EC. 2.5) 

l'~uf:: --- - --------- ,- 9430 1 [ 4 7130 • - ] 
0. 8 5 X 4 2 00 l. 40 

Auf = 12.07 cm 2 

CON 3 VARILLAS -t.~ 8 As a 15.2.t" cm2 

DISENO DEL EXTREf\10 DE LA TRABE 

PARA LA GRIETA VERTICAL Auf ES LA i.~lsr~~A 

DE LA COLUMNA 



f'AHA LA Gr<!ETA HOf1l'ZO~JTAL .. 
Av f fvv 12.07 2 Ash = ___ --.':_1 ___ = ----- = 8.62 ctn 

u fys l.''rO 

USANDO 4 ESTR ~~ 4 As= ro--:-rG cm2--------

/~L l AOO 

PLAnTA DE 
COLU!.1NA. 

J 

ALZADO 
TRI\8E. 

ESTRIBOS DEL UIS~.:0 
Dl.r\~.:ETRO QU~ LOS QUE 
REC.U:=:RE LA COLUi-HlA. 

fl 

PAHA AR!.JAR 

ARMADO PRitJCtP.~L 
DE LA COLU:.iNA. ---- ------ --- ------- ------

AR~.-1ADO PP-.Ri\ 
LA TRABE 

J 



' 

~11 O rv1 E N T O S . rv1 E CA N 1 C O S 

FLEXION.ANTE: 

M r.~A X.= G04. 8 TON. 

1- ----·- -· -.-· ·-- ·-------------6o ___ riTs--:---- --------~-

¡:uEnl.ll.. COHTANTE 

------ __ ,_- -- " .. ---------, 
V = l 6 . 8 O TON. 

---------- .... ------------------- -------------, 
" 

V= 2 5. 20 TON. 

l 
1 

15.35 MTS. l 

l?i-:~:~~~~~4 ;n __ zz_-zz_-~-~-=~::=---..--==---:,C'1.-<.t 

l l :~~~CIDO) L. : ,..f,~ ~( 99 CM 

1 1 1 '- ·- ------ :__4 ¡-·-- --~ REDUCiD O. 

. 
SECC. TRANSV. 



C O¡ -.1 V 11 \ t" 1: :~ l .JI) O ~-~ L .1 ~S P 1: S O r~ D t: L r-~! 1 ~~~~'¡E ( 6 e r,, s. ) A 

cor\JCF\L:·1·o or.: (e = ~-o o l~g /cH)2 

6 Fe 

Fe = ]~-~~~- · 

6 x 0.707 = 4 cm. 

= j 200 
400 

[S[JESOR DE LA LOSA = 4 + 5 = 9 cm. 

= 0.701 

( SECC. TRAhlSVEHSAL) 

I = 31.54 m4 

I.',ODULO DE ELASTICIDAD 

E= IOOOO·rc 

E = 2 x 106 Ton./m2. 

C' r 1 ''lJI O ·' .-\ _e; .. 

, . 5wL4 
~ fílOX. :: --·----·--- --

384 EI 

llmax = 0.19cm. 

CONEXION Dll\FRAGtu1A-MUHO 

V max = 25.20 Ton. 

V u :;: _±_ x Li x 25.20 = 36.96 Ton. 
3 



A uf 
V u 

( 2- 1 ) = -·-----
~ f y u. 

~ = O. 8 5 ( Pt~RA ACI-71) FR= 0.80 (D.F.) 

:.G9GO · 18 -->"" 2 As =- ------ ·· --- ---- = ·'-o ..:.m. 
O. 30 X 1 X ?.530 

US'fd"lDO \'/-.f~ILLAS ::!:: 2. 5 

': O L O C A P. 3 O V A R. =t~ 2 5 

o (Jl o V A R. # 2. 5 @ 3 5 e m. 

CO~JI:X!ON r:NTRE LOSAS PRí:COL/.\G.~S TTs 

LA U~JION t.~AS CRITICA SE ENCUENTRA A 2.50 MTS. 

D 1-~ L E X T R E M O. 

Vu = 36.96 70N. 

:_; ¿ U S !:.. R A N C O t~ ~ C T ') R f. S 

"\ 

\ - ELEVACION 

Tu "-45o]-[--- -- . v r------- VARS. DE REFUERZO PARA. 
\._ '<. ~~~y ANCLAR LOS ANGULOS . 

.-::- l "·:- P L A N T A 

·/'~' 
Cu :-- l 

-------- --- L __ -----------



C u :::. Tu => P .f y As 

-
\I¡,J:: ( Cu ·i- Tu) cos 45° = 2 s1 fy As cos 45° 

p=0,90 (ACI-71) fR=O.GO (D.F.) 

· U S f.. L' O O V A R 1 L l i~. S t.!: 5 ACERO GRADO O U R O 

Vi. U ~ 2 X 0. 90 X 4200 X 0. 707 X l. 99 = 10.64 Ton. 

J~U t ·.r.:.í~O DE COUt:CTORES 

DI S t:l·~ O or: LA SOLO:\ DURA 

CAPA-CIDAD DE LA SOLDADURA 

T\.d = 1 (1750) l\:1 h1 ¡K =o. 70 

CAPACIDAD DE LA VARILLA 

Tv =As fy ~ 1.99 :e 4200 = 8358 kg 

D 

ESP:=ct;:-ICAC!ONES PARA SOLDAR 

--1-. 
t -. i --

USANDO 

IGUALANDO t w = hJJ 
8358 

lw · - = 8.64 .cm. 
0.70 X 1750 X 0.79 

----<(E-70 
5cm. 



• 

.. 
!5J7 1.1 T S. 

---------- --------~ --

M. rn a x = 6 O 4 . 8 O T O N - M. 

M u = 1.1 x 604.8 o: 6 65.28 TON- M • 

--- '-). Tu = A S f y 

A S :; 

A S = 

M u 

0.8d FR fy 

66528000 = 14.50 CM 2 
o.ax 1517x0.9x4200 

Cl-iECANDO EL REFZO. MINII.10 

Q.min = 0.7J~ 
f y 

~rnin -= 0.0033 

( REGLAMENTO D. F.) 

Asrnin = 18360x 0.003 = 60.60 CM.2 

. . . RIGE REFUERZO MINIMO 

USAR 12 VARILLAS :;~a .. 



COHTANlE FRICCION 

f 
·--- -- -

J
---- ----~------· -- 1\7-

HACIENDO 

N = Asfs 

f 
A S = ---------.t. 

MIS 

fs e fy 
) 

------------- --------, 
uf = - f 1' M T y 
---------- ~ 

. ' 



.. 

r . 

. Si se Presenta ~~»u· 
<1 

. 
... 1 '1.1 1 U · V U .· 

cr~ - (2 -·L!·) 
• 



1 .:. ., 

·'= , ... r j ... - Q . p_) f-=\ .r..i. BC a u'- . -: v 

--
' R \ / . 

'~ 1": . _ ¡ '• u 8 A ,,'1.,1 ............ _ ---- .... ~ •u 
~~~a ti a 

1 lt' 
, i ·! \ r 1 1 f A 
6 t) \S - '.¿¡ 

1 o ,., ,.~ 

~ • .. l ' • 1 ~~ 1 1 J 
d • ~ t 

·'\.u ,- O 2 Vu l c-.-::. o --

1 

1 . 

~-, C1 r a r (1 S • G r r G-¡-n S '-f o riLo h t C1 I o S 

V u 
A eh= Acv = -- p -=. 

8 ·a-y 

( 2~6) 
' 1 

! 
! 

1 
1 

.. 
i .. 

1 
i 
' ! 
~ ~ ,: 

8 
í¡ 

______ j 



·- ---- ·------!....~-------·--·~------------·-----~-

' -. . 

~/1E~NSULAS o I~EJ)ISAS 01:: · í . 

<-,c,Nc~r?l~:-·-.. o · -, 
J -~ ' \ --- ( 

~ =0.85 

e 1 = 6.5 ( l-0.5d/lv) ' 

C
2 

= (IOOO @u){l/3+0.4 Tu/Vu 

· (10) 0;8 Tu/Vu . 

' . 



_, ---- ---· ------------ --- ------------------- ---~---------- -----------------------------,..l 
l; i -~\ ~ r) j\ ~ -~ l ~ ll . _) (t b )- ~ ~ 
~-~J¡ ~~---' ~-~ J.-~ ti ~-~ ~-) _J u \ r \ ~-- l~~ 

¡-,. ~ ~- (~. (" ·-~~ • ~- \1 r f PI 1\ f (\ ¡::->U p-- U f:1 A 
1 \ f - , _ __) ! ~) t -~ l ·.; V {\ {-\ ~· e- \ 1 \ -

.. 

t \."J ~ . ¡f (.f·( f31) ( \"J -t VJ 

long. de ci~:sorroiio en tcnsion 

lontJ. de c!csarrollo en cornpresion 

Ld=-=0.0755 dbfy/ [te 1!:::0.00427 dbfy~20cm(2~i7) 
. . e i 

' 

Rfzo. de confinarnicnto de tras~ape 

At =As fy 
-~~ 

fl fyt 

------------------------

n 

. ; < . 

J 



centro de educación continua 
división 

facultad 
de estudios superiores 

de ingenierfa, unam 

ESTRUCTURAS DE CONCRETO P~F~FORZADO 

EJEMPLOS INTEGRADOS DE DISEÑO 

ING .. JOSE LUIS ClL'fi.1BA C.· 

ABRIL, 1978. 

Palacio de, Mlnerra Colle de Tacuba 5, primer piso. México 1, D. F. 
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· Co.\c.uloV\d.o e\ c.cz.vytro d« ~tO\'\te!.d.o.O. 
\ c.ooo )( 50 w -8 o 000 
\-;o 'óO ;<. 1.1. ~ ., 'QO ~~ '=' 

-----
.'l.'\ so y. ~ ..\ ;:: \\0 ~,'S 

t.~ \ve \ \1._Cf?.J: _ \~C t 1.~)~ 
~ ~ 

, 
b) Co.\c.u\o O.a. ffiOO'\IZ.r'\\0~· 

'th) sa.ul o"' G\ú'?\a ., 
\.A - Q. ~"?..4_ ( \\J . ·-
J"\ f · r~r" - a· -

+ 

(l. 4 ca c...\\)' _ L M \t -:.o.. -= - - ,.,_<a \ · ""' 
6 

b·i) ",)ctc.c.\OV\ C.l:I'Mp\.lct':;¡t~ 

Q;~ l"):t, -f'l\-; ... 1· ~(¡, . t W\. e, 
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( 8 91? ::::_ &.?:. +Ot"OV\<Z"::> d_<l. \f'l11 
q~o 

5<z.. <Al \lec:1!fÓ'C\ 8 toror-.~t<?: 

~ ':. 1 ~ 000 \c..ca. 

Co\c.u\01'\dO \o. Q'..'I!.C.ct.l'\\'r\c\ctod. . ~(!Ct"ic.ó, ( -\cdo ~t'\ 

S.\ t "¡:.' r= \ 
a~ 'F \ ' ?~ - A ; 

- \0 11.4 
- lc.,oa (1~1-S!D) 

':.: \ (j. ~ C..YV'l 

.~ la 6.,~\-oV\c,\a a\ ~oro\<Z. 11\}a:r\cr 'lo.\CL ~ 

1..1.? -1o.e-= \\·l 

le~ ~o re(\ q,.<;¡ '\u Cl.. do.iÓ.I\ co\o CC\dO~ ~~6V'\ •. 

-r-
1 

x~o\·'bj 

-L 
1 

1 

n 
L

l 

o 1 
_:_j 

·~--+ 
1 

1 

~'?J ......... 

4S 

-r"\¡ 

• 1 

~ a:C.C.\0'1'\ ?\YV\r Cl) 

\/a.r\r\c..ac.\Ór. d.rt \a. \ocoJ11~c\ÓY1 dd c.. da cq. da.\: prtt~fua. no·. 

4 "'"' + "'2. '1'1 ...¡..?.. )C ~ 
8 

?<-:.:. "":;¡\.~ 

11·7 

LO\ y4.r\~\c.o.c.\ÓV\ ~cr n:!~\~\a.V\c..\0. -;,a: V\o.c.a. ~V\ -forma. e,<Z.rne.jo't\\~ e~ 
\~ r<tC\\\l;~OA C:V\ tZ\ a.~<t~\o ~ f>a.ro \O\'Y\aV'\oo a.\ rq.rO\\t<t a.t-<z.c:\·hto 
G\rz. \c.. . ~ ct ce:.\ o n C..O\'Y\ p u ct.. t;) \a. . · 
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D\S"E'NO 'PóR COR\ AN\E 
____ , ---- ---- - - ------ -· -

(~ C'argas consideracb~ 

Peso 

Losq 

propio de \o trqbe 
de IOc.n1· c.o\ac\Q \n si ~l> 

Carlja m uczr ia 
Car~a vivq 

Sumo 

F \ c.ortant e S\ ~\mo ac\ua\rrvzn\~ va \(2.: 

10.'=> ton. 

Vac\. :=( L4 X\ + \.1 ... o.~)+ 
= \D. 5 ton 

0.3'2 +or~rn 

O, 4 8 iorr/n' 
0/2.0 ·ton/rn 

1 

0.30 ion/m 

1.3 ton/ r'(t 

1113]] \OS I-on. 
1 1 . 

L~J 
-i· l\00. 

-- ~ -- --"0 ____ -+ 

b) Coftant~ ?o< ~a.n-sió,, d\a_soncd 

"!!>O- f··-~----, 
t-

la <¿;.Q:c.c.1Ón .cr\\ico ~~Jó Q un per-n\\e 
flt~ctlvo d~\ paño d~l apo.~o, 

V= ~~~ x .\0.5 = q,35 +on 

La conifíbu-c.,ón d~l concr~to está dQdQ 
por b e-xpresio~: . 

Yc-:::(o\bffic-tso \/ud\bd ·~L 10 · ' Mu J J Mu - ' 

.-, •1 

,, 
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Vu = '1. 35 ton 

1? L e> ... ., 1' q 1 X \1 " o lo.. -· .\ '~ 1 'o 1 ~y M u= T ><- - .c..f:-= -?.. - " -, 1. 

-= 51 qG + n1 

· V c. =- (o . 1 b v 3 50 + so x o 1 ~ 7) 3 o )( 4 -o ~'3 
::.. 4 71 4.13 ~.9 

Vc. m(y'\.-= o.s'[fi( bd =:: 0.5 ~ IB,7l(30 x-4~.~ 

=- 1'2., 145 K_g 

Ve. rna.')(. = 1.3 1/tiZ' b d =- (.3 .l( lB.? x 30 x .. f3.:. 

. 
= 31 1 5 78 kg ~ n~e 

Ve resis+G?.n~·e / Vu actua.ntel 

, •• So\o nece€>'1ta. estribos por cZ.spe¿f·,cac·iO;'l, · 

Av-=-~_fEv ...:LVd 
80 f~ d 1). 

= o.q"3. Xb )( 17 000 X + \ r.:f3-.~ 
9>0 '2 ~ 30 -;,o y .:1~/ o 

-:::0.0\9 S 

L!omo s ~ 3 /4 d = 3 'Z. cm 

1 'b " 1 d Con ~stn .:)S ;zf V4 al! os rarnas 
' 

A\TrhÍn. =o,o¡q >:3'2.-=0,GO cm2 < O.b~ o.\\. 
1\ / _ "?,.S 6~ o.,-1'1'-.'(.b"?;¡O 
MfVW\1\.o'\- -~·S= = 

-~y ::,c..J ~=- 2 . S 
i.S • ..:fc:.~ 

S <t. 'Pc~J ~~"" a:.!>·~n bes\· Ji Y4" ~V"i dos. r~ .. .'m Cl.. s. 
v._ c.o..do.. \Se.~ 
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~) Rev.I'=>IOÍ1 de. cor fan+e. horizon+;l 

El. cortan~cz hor.lzontal máx1·mo p(ovocado ~n la uniÓn 

dq, loó dos sup<Zrticie~ vale : 

"300 + Vu= ,..,,..,,..,x 10,5='2,4;, on 

E\ esC<Zfzo cortantcz h~(izonfal valdrd ·. 

Vd h = V u = -z 4 30 
Jlf b1.r d o.85 )(30 x 4~.'3 = 2. 2. \\g. /cm' 

ba~Jará' con d~ar lo sup<ZYticie sope.rio( de \q 
+robe intencionalmtZnfcz . rugcsq de 5 mm j po

nav cone.c+ores. 5o lo pot espec'1ticacÚ:>Í1 •. 

Como \a5 e.speé,~icac.lone-s. son las m·ismas an 

ace,'"o mlnimc de conectores 9ue <2t1 \as d~ +fZ.n5ioÍ1 

dla~oncd 1uedo. ra'n es tri bes 9f Y4 '1 a cQda \S c. m. 

· Cuando la St2.parac·\OVt de czstribos pot e ortan{e 

Vartical es manor 9u~ la separaciÓ\'\ por .c.ortante 

horizontal 1 r<i~\ra'n e.\ltden+emente los pl"Í;neros ~ 

sa: prolcn_34rán dentro de la losq andá'ndolo5 con

vrz. ni~n+e tna:n+<Z. 
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~~ 
" _J,___ ___ __!...:-=-c::___ 1. ____ \ 10:::..:0=-------v~r-l \ 100 -----r-, 

El E. V A C \O N 

L 

1 
o,r:, Lcl · 

o.s !- d l. 
l 

l 
1 • )" ro u 17 o 

1 

1~ 
-~= u 

J:~'La\~c:m ,___...... f-1 
___ S ~ovones Vz '' 

¡..---- --

~>,? 
,/ / \ '~" 

. 50 

30 ·----,-
e o RTc j - 1 



EJEi'-\PLO 3 

Caku\ar- la sobrecarga ~ czl á'rea d~ ac¡zro parQ 

mom~n+o ne:3qt\vo 5 ¡ las +(abes de\ a.jQrnp\o '2. sa: le~ 

de, con ti nuidnd 

o.) Clá\co!o d <Z. lú so brecnrsa 

. (2omo tíbraman+lZ qpo~ado. s<Z t<Znl~ ~ 

M =: ~ ,q D + 7, 2G = l '2, 16 t rn 
p. propio losa. 

M scz:cc. compuesb. = "1. 5 ~ +m 

1 

LT'\Mo+ ~ ~.~ 
1 V 

- ~ - -- -'-:-' ---- t-- --.r- l- L 

Mo + lV\, .= Mo +\V\ t.. 

1. 
'P, L.: _ _L. r" L-z. 
B - 1'2.S 

d d 11B 
da. on o: r -z. = n P, = 1. 7 7 P, 

fT\ 
+ 

1 ' 1 

5 ·, fi = IOD+l50 == 2.50 k9:.jm1 (Ver prob\en1a z) 

, ·. Lo. +robe. pue.d<Z nzs\stif un1:1 sobr(Zca.r~q d.e. ~ 

?1. = \. 7 7 l< '2. 50 = 4 ~ 2. K;1 /m l. 

.. 

M o 

~~ i 
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b) (}~\culo de) ar.zc¡ J¡¿ auzro para mcmen{o lia~qfívo 

· o,B-4 (11)1 

M e-)=- ---- ------ = 
. 8 

Mu·= 18.7 +m 

. E\ ~r<la de. nz.tutZrzo .s~ ca\co\qr~ coniO s·l~ue 
As~ tvlu 

d x{~ 

As= IB,J X 105_ = q .4 cm' 
50 X .t\000 

s·¡l, poV)d rán 4 va rí\\as f6 -¡¡. As= ll.~ Críl' 

Esta blczc·,~ndo a: 1 e4uilíbrío Q.Y\ \a s<2cc.1Ó1"1 d~l· qpc3o : 

Tu 
-t- -¡ 

do = T o 

. ¡5o ! 
"4-

1 :a 
1 1 

--1- T 

\ ·. 
Q u = e? en -)te p) 3 o a 

1----t---Cu Tu = 1 L s x 4 ooo == 4 e, ooo \\3 

o.e;;{'c·-f¡~ 
r . 

Supon'1endo 
9

iJ(¿ la com pre~·\o'n de\ prestuet'zo 1 tcp J 

s~a da 100 ~s/cm, 

a - 4" 000 = 7. 8 e m 
1q7 X 30 
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-'y . {. 1 
en trconao el fipo de f'a\\q 

0.00.3 

4o.?:> 

1 -..-
/ 'i. 7 

+ 

és _ o,oo~ 
40.'3 CJ.7 

E.s = 0,0\:Z. 7 o.ooz. = o.oo'2.-" 
o. 75 

~' a.\ ac;:~ro tlol_1<Z 1 la seccioÍ'\ ~s sobre\ov-z.oda ~se cumpl~ 
·¡a: condicio't" d~t 75°/o del ac.e.ro de lú condición balanceadQ. 

~5 n<Zcesarto v12:rittcar' +amb\<tn e.l estu~rzo de CDrYipn!-S\o""' 

s'Jpuesto d<l lOO K~/c.m1.. p'l'ovocodo pof e.\ pre.sto<Zrzo, 

pacto 

E\ e, d<G ~- d~\ pves.foarzo dQ:I a:j<Zmplo 'Z c.oh res

borde in ~¡zviol': q\ 

T· . .y. 
1 

e 1 + 
1 +3 4. f> c.m 

1 
l --

• '111 - Q 

____ ·___JI +-4 
/ 

Da\ dta~rama. da. de:~ormacro1~es vn\{ar·las 

o.oo~ - é p 
~.7 - 5it 

~a dt {or mac.'10Í'\ d<ll qcaro de. pres~oerzo .q \·ten-

50.\'0<Z tu<Í ele: t'~u.::.-a.006 1 e\ e.stu~rzc .. va\dra
1

', 

ts? ~ é.:s~ "'E" 

-=- (o.oo5- o.oots) '2- x \o' 

== 7 1 ooo ~5 /e 1"1\1. 
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La. 'fvtr~o. da.\ yr«-sfucnc-u 5q_r0¡ •• 

f-=-·1 ooo ~ CD ¡~... o.C\~ =:A ooo ~~ 

~.~ po.- ~\o ta"'to \o. , c..ovY\pftt~\ol\ a.Y\ a.\ '-OV\Cr<l.-\o 

r.. ~o~ ceo , 
1 \e fl -: ~O + 1· S -::: \G, -=t; \C..~ CV\\l-

, Co\1'\0 \~ d H c¡,.rU'\ c.\G.. a/;:) CDli"'!)\ dt. rab\q.. \ ~q_ V\a ró. Uf\ 1. .. ~. 
~G~Y\t a.o \ <.-o V\ a\ fe~ pro m a.d.\o· el¡¡. \~ ~ /c,,/n'- . 

o.oo~ 

t":>~ -:.. G, 400 ~ /CAY~~ 

r~ 3~ 100 ~~ 

E:.~ _ ().OO~ 

oa.'Ó - \\(.:. 

E."'.:>-:. O.QO\ 

~\o.. c.o~·'~i<t'!:!\ÓI"'\ a.t\ ~ c.oncr«..to vc.\órt\~ 
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4.5 FLEXIONEN TRABES CONTINUAS José Luis Camba 

4.5. Io- 'i'rnh~s no~tensn.dn.~ continuas 

A) Estados limite de servicio 
4.5.1.1. l.!l!!.:oc1ncciñn.-

r.:n 1 n flcxión· i sostñ.ti en. (lP. tra!,~s nr(:sf'nr:tn.cLis <-llc'dn ar.l_9; 

r:1dn nur> dPhiclo A. la ley nccilín-reacción, la acción d(d <'H.h]n -

~nhrr> pl conr.l·nto PstA.ha en P.nuilihrio con ln rPacción <llP. 0stP 1 

. fJ'10T"C O.l. ~nhJ.e, e~ decir (flle oJ nre!'l:f'UP.T7.0 SOlilPlP.T"+e nroducÍa -

·p_c:f'tlnr?:os in I.Prnos y nor lo ta~,tn las rP.acciones de apoyo dP. la' 

r><drnctn,..fl. h:1,io ln Ftcción del 1lTI".sfuer7.o eran nnlrts. 

Pn.io la aeci ñn del nrPsfu<~r?:o la trabe se cbfn ,.,,Ja. 0i <Ji cha 

trabP es i · ostáLicf1, ~e l:eformartí. librP.m'ent,e r>ero si s~ t,rata d() 1 

una tral1p hi.oerc.st:'ti.:ir.R, vn n. 0neontrar cil"rt;ls· r0""t r·i ccinnr·s nn. 

rn. hacr>rlo, nrovocando en los n11nyos reaccion0s dehi<1 ns al pr<'s

f'n,..r:-o. Diehn.c:; renccionf'S se les llamará hinerest~.ticas y lo~ mo 

r'l" n t o s el e h i '1 o ~ n. d i. eh n. s r e n.c e i. o n 0 s s e r :~ n 11 a m a el o f' r1 o r;~ 0 n t o s h i p o -

r(•stli.t.i rn~ c1P •>res-f'n,.r?.oo 

~l. ".P0cto nrodncido T!Or ln.s m0ncionn.das rc><l.ccionns hi iJf'-

rf'~tátiras dPhPrÁ. arrref"nrse a lrt accion i~ostAi.ica (;'-.1 m.hle. 

:;1 rnn:innto ne reacciones hj'!'lerestáticas de :)r,..~fner7n for 

P'lan nn si ~tor11a eJe ftlf'r?:as nulo. 

P a. r a a e 1 arar 1 o s e o n e e 1) t o s m en e i o nado s , 1 a t r ah e d e 1 o .i e m-

n l o 1 • e s de se e e :i 6 n e o n s t :w Le d e 1 o· r:l tu d AC = L ( f i f~. 1 ) y· -

!'r> ro,...siclr)rrn·á l:1 a~cjñn e] rd,j_rl[' c;oln.p;ente? al prr>sfu,'r7.o. 

'!)i eho nrcsfucr?:o F es hori ~'Ontnl y tiene unn nxcentri cidnd 

e 1 constante l!. todo lo ]nr,n:o ele la. trn.bc. 
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l"'resfuer?o F 

<zt eje neutro 
-, 

L L 
1 

Fi n"lJrn ~. 

Ln trnh0 0~tn. lihrPmnnfc fl.:-'0:-i'::tnn, nor lo tanto si calcnlr1 

:.~oc; lr\ f1 "rl,n. nl centro cl0l clnro d0hirla n.l •.lresfucrzo se tenor~: 

f 

usnndo el m6todo de 

1" i r>lJ r a 2 • 

f'0 L L ___ __:¡__ X -

.., -1 

no r 1 o t rm t o , 1 n f l ~ e h n. l-l.l e e Y1 -t r n s e r ~. : 

4 R I 

la vi.~a conjn.r':n.da 

( r·. ·_ ,_ r:. 



( '1 ) 

~j 1'1 t.rn1w ile l:L f'i.ll'. 1' estñ [\')O"ncln. en A, e y ~n B U'ir~. 3) la 

trnh0 ~erfÍ. llinf"'r~'st~.t,ica ~r r)nr ln tnntn 1~. ·f'ler.l-]~ r>n 0l .,,,,.,f.o B 

rl"l1,.. <';('r ""1 r>, se resolverá ruedü.nte el método de las flexibili-

(1ades. 

A ~---=-~ J!h. 
'2. 

A 

Fi rrurn. 3. 

d " el n 11 d e : 

----
L 

Rh" = RhC = - 3 Fe 1 

L 

ca b lcz.. 

Prtra nul i Pi.cr~r ]a f'l 0r.hr~ 

;,1 centro, 01 rv1n'"f"l H clr> 

1 ~ d a o ~,.. :1. : 

48 E J 

..., 
Fe L~ 

1 

8 E I 

(El pri.r10r miPmhro r!-';1re 

senta lu f' 1 cchrt nl cr>n-

tro del rlnro, dr> u~n. -

car~a concr>ntrn.dn en rli 

eh o TJUntn u 1 i hrement A 1 

a'1oyn.da). 
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T'lor lo t.a.nto si anali:r.nmos una sección cnrrlouiera x, sinnno 

O "f5. x ~L/? t.nnnremos, además clel efncto isottHico del cn.hle, 

H - F • ··x-

L 

ln lfnen. do TJr0sfuer7.o tiene nnn. cxcnntricidad: 

nl crntro dnl rlnro valdrá: 

* e - e 1 (1 

r, c;nl tPnclo 

31) 
2L 

una línea mehracht como se indica e; la fi~. 7, 

Comnar;tnclo los resnlt.ados así obteninoB con los de la trahe 

isosLática <>e '111edr-m l1n.cer ln.c; sivnien+es conclusion,...s: 

1) ·Ln. linea. de T)rf'sfuerzo ~ 
n no eoincine con el cnhle o alam 

hr,., f''l'lÍvn.lente, dehi.oo al mo 1nPnt.o hi'1ernstático de nresfurrzn. 

?.) Los 0sfner7.oc; nrovocnc1os por e·l presfuer?:o en el ronrreto, se 

.( ] l . 1 1 j . . d 1 "*" r;' n <. e > 1 r o s a fl ex e f-~ n . r 1 e J. ru. e de 1 a. 1 { n e a de 'l r r ,e; f11 0 r z o y N O 

n ln. PXCnn tricjdnd e
1 

rlr>l e nhle, es decir que en nna estructura 

hi'1f'r(lst11tica, el '1r0sf'u0rzo no nasa donde se eolcm el cable,., 

salvo nn en. so narti e,.¡ nr ctn P. s0 ver 6 mñs a de 1 ante • 



• 

( fi) 

3) 'Rn nnn P.Structura hiperestáticn deherá considerArse el CO_!! 

i u n t, n d e ] r>. !"1 i ~ nm y no p o d r á tou.ai·.se una sección aislaéln. 

cn'1n si' haf!e 0.11 unn trabe isost6.-Lj e.~. 

Por t.odn lo anterior, !'W l}Odr{:1 decj r rwarentement.e q11~. 

'1 :-1s reacc' nn-·s l1i '1ere.-,tÁ.ticas de prc~fu0.r·•fl tienen nna intorvr>r. 

ri I'Ín .(!,.sfavnrnlllf> ~or pjrn11lo en 0l ca.sn qnr: ncn.harnos de ver, 1 

"l; f'l1trns mil~ snhnrnos 0l rrtblc r>'"' el ;>.noyo :w.ra cor.rpri mi r el con 

cr "to, !ntts lo pondremos en t. P.n si ón, ya que buj urá mín nús la 1 Í-· 

nr!U de nresfnrrzo o 

::>in P.:,bnr(l'o,. l~ts dificultades nue se presentan en las es-

tructnT'as hi,>er,-,c;tá.tic:ls prrsfor?:adas pu0den r0snlverse tnmanclo 

r>n cnr>n·1 A. cii chrts J·eaccionP.s ~iperr>státicus y tratando de ohtc

nPr ~" lns mismas la mayor ventaja posible. 

~~J caso dP.l ejem'"l]o 1, se utili7.6 Dar:t. hnc0r 'lotar en -

~'o r :.ra s f""~ e ; l J a , J a n re s en e i. n él e 1 os m o m e n t o s h i •1 e r r> s t a ti 

cns; ~in f'f'll,::lrrro ln •>osición CJUe se escof?i6 narn. colocar pl !lrol! 

-f'nf•r?n f'n<> nrhitrariu ,. nfl eorresoondc a nn mRo práctico 

Corno {E'~l Pl caso de la;____~ flcxi6n isost~.tica, se r,lJc

df' considerar r>l ;lrcsft!r-r:zo en dos formn.s: P.] directo, considerado 

.v el i_ n ternn • 

..\ITlhoc.o: mt;todos nodr~tn nti li7n.rse nf'1"a calcular 1'1 e; rPaccio 

nes hi]lPrr>!';tát.ica~ debi,:ln.s nl .,rt:sflter?:o. 2n la fi~. 4 se rh srr~ 

vn nna trah0 contin11a con nn cable onduln.do y la f'orrnn cnrnn se -

]lrrsentan las snlicitaci~~nes de!Ji( 1as al ,-,res:fuerzn nsRndo el mé

todo <lirf>cto. 
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pnnto s de i.nflexi6n 

c.. 

t:: f t 
Fe.• 

( ! F se .... o< 1 

lrP A 
F A 

Fi r:n ra 4. 

La~ rr>ncci.onr> !'; tli nerestáticas debidas al presfuer zo se cal. 

rl!larlí.n r;10r ClJ<ll"ui era de los mñtodos utili ?:ados nara rel'>olver' 

1"<>1-.l.,,,.t,nr•L~ hi nerestáticr~s (teorema del área ,_ morncn c,o. 9 defle 

xión-n0ndiP.nte, r11~tor 1 o de Cross 1 .••• ntc.)e 

L n t r rd) n el n 1 e .i e rn ') 1 o 2 , <b se r i. b e e 1 e ó.l e u l o d e l a s r e n e e i o -· 

n0~ l1i.,"r0st~ti.cns dnbiu::ts r~l nresfur·r::-:o, :'or el J'Jétod.o interno. 

SP. sn...,ont!rá cwe el tra7.o del cr..ble es parabólico y rmc lfl.s 

ex~nntrici.cladns del •rdsrno estnn ele acuerdo a las solicitaciorp=:; 1 

1 t vari""blcP •· (C cnr~ns ~r>rmnnen es y ~ -



/ 

FicurFl 5. 

-~e a.'o\tZ. 

Fuer7a rle 

J;rer:fuerzo 

con.sta!lt:e 

')adA la fortP.Fl f;if¡¡étrica del truzo del cable se tendrá, 

:.or el m~todo del ~rPa ~offiento: 

·h·"'5~--~ oto."" ~ / <L.\i?\\ca 
~_f. ______ J_'f_=~R"=''=------_ - .f-----=-~ c. 

·h .... ~ca."'~ Q, .. A j 

A ::: (Z, Fe 
2 

b1 ) 

) 
(2,. F'el 8 1 )~ + (r.'hll (,C 1J1) :::O 

3 2 3 

De la ecuactr5n EontPrior se obtiene el mou~ento hipeJ·P;,t.Áti-

e o dP !JI'~sfue1"'7o fi::h y por lo tanto las reacciones Rh Pl'l J Ofl -"il)o

yoB. 

rnn vez obtenidos lofl momentos r1ir)erest8ticos, el efecto 

l:raica de loB iso~dáticos e hiperf'stót.i.c:os con1o f3e Uuetra en 

Ct 1 Ando el tra7.o del cable equivalente d.if.i.Prél notahJen:er.~ 

tf> rle tma f'élrábola, tt>nrl:rá 'l'- e fi'ficciol'"!arf.le el cliae:ra11.R de u.o-

UJentoR y calcular con RU área corresj•ondiente, eJ !ltowPr~to hi

pE'rP. Atát ic o de rreHfverzo. 



"""tlll 1 ~ 1 [jJ>"M ', . -=:t:JJJJ ;11 JllY 
IO:,O<;,\O.i\C.Oc;:, 

+ 
1 T] 1 1 1 11 [ 1 1 1 l 1 r~c, 

. o::::::::cr ........ ! ...._._......__r::t:J?P~--<(J]lll, 1 ~'<CQ.,_..¡_¡ ...._! .._,! u::cx:=-

!v\ f-"1 n-a.\ rz:.-::, 

Rigura 6. 

4.S. 1• 2 Tra~o ~e cab]es 

DP los ejem~los anteriores se puedP concluir que el valor 

rte los momentos hiperestáticos de presfuerzo, son debirtos al 

trazo ae los cables. 

CuRn.J.o dicho trazo en de tf¡J forllla, que no produce efectos 

!lii,elestÁticos se J.e llnma trazo co11cordante, es decir quf' di

cho trazo no provocar.ía g.iro:; ex.trei:JOS en la trnbe, fli éAta -

fuera librer•Jt:Tlte Dpoyadu . ..)in emtare-o este cano :-=:e presenta con 

1uuy poca frecuencia deti."'l0 a qt¡e en general laR seccionF.s n.as 

. solicitadas por rnoPlento, ~1 pr-Psfuerzo se excentra é.Jl n1thin.o, 

.. .., dPcir Re busca la optimización del uso del rJresfuerzo v élde . ~ -
¡,,Rs r:o neces.sr.i.ar:Jente se trt=:cuce el cálculo' del cable cont:or-

l~nnte en una solución mas econórrdca. 
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El trazo de cables en trabes continuas se hace inicial
mente en forma semejante al trazo en trabes isostáticasp po! 
teriormente, con el trazo obten~do, se calculan los momentos 
hiperestátjcos de presfuerzo y con el diabrama de momentos de 
presfuerzo total, se hArán las verificaciones correspondien
tes Pn las diferentes etapas de carba. 

Cuando el n~mero de cablee es grande y la fuerza de pre! 
fuerzo variable, se cal cular.á_l"l las zonas l!mi te haciendo in;..= 
tervenir el momento hiperestático de presfuerzo. 

Urta propiedad importante en el trazo de cables en tra=~· 

bes continuas, es el hecho de que si se cambia la posición = 

del cable equivalente en tal forma que permanezcan fijos los 
extremos del mismo y las curvaturasp dicho cable queda tran~ 
formado linealmente y en ambos casos la linea de presfuerzo 
no sufre alteración y por consieiuiente tampoco caobian los 
esfuerzos en el concreto debidos al presfuerzoo 

Esto último se demuestra fácilmente haciendo uso del 
método directo, ya que la carga uniformemente distribuida 
F/r es la misma al no variar la curvatura y qlle la fuerza 

{ ~~ 

vertical en los anclajes s se alterap pero transmite dire~~ 
tamente al apoyo ( fig. 4). 

En la pr~ctica el trazo de cables ea con curvatura·s 
graduAles y sin cambios bruscos como lo indicaría las zonas 

límite, que tienen forma semejante al diagrama de mornentosp 
por lo que es necesario proceder como lo wuestran las figu-
ras ?a y 7 b, 
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'F i "tl r :1. 7 - n. o 

}'if:'1.:re 7. 
U~1 V07 nnnli?n~o~ los pfecto~ hinerf'Rtáticos dehi~o~ nl --

TH'Psf'nrq•7o Pn t.rnhc~ r:nntinuns y ]a<;ca···acter{sti.cas d0 trnnsJormn. 

ci~n lin0nl d"l c:1.hlc enuiv~len~.-0, ~0 -¡roce(:erlf al cálculo dP. l."' 

Ln.s f'ornas t~e calcular la fllf'rzn. d0 n"t'c~furrzo será seme.i~:.!! 

t," n. l. :s ut.i]i '/a<'lns en 1:-:.c:; de tr~.hes isnstá·ticas pero hPciendo j.!l. 

t.Prv"ni r c 1 r~o:"O"to 1,; nr,.,st6.tico r.\e _,rcsfu,·rzo; corno ~stf' a su vez 

rl P "r P r' P el el t. r ., 7 o el P.l e u. h 1 e , ser fí. n e e t" s ario 11 ro e e de r 'lo r t [1 n t P. o s ' 

h:'sLn. lo'·rnr nht0ncr la. fu0.rza. ce ;1resfuer:>o 6~tima con un poco 

dP experiencia, aos tanteos bastarán para obtener esta tíl tima. 

l't·•·>a"' nrorpsarins p;,r[l 01 d·iseño é\e una t1·ahe continua rostcnsann. 

'P' l;o f'nrr:HI SÍ"'llLf!nte: 

1) ~'l:\os:íci6n de ln ~~"r:cilín transversal. 

0 ) r,:<I.cnlo anroxiPlnclo de 1:•. fuerza c!e r>rcsfu,rzo er )n.s secciones 

crfticns de momento 

hili~nrl d0 esta con 

1ryoyos y centros de cln.ros y ver ln. cnMp;tti 

las Sf~ccions Silpncstas. 

3) Trn:>:o rlc las 70nas l{:nitns v ,~e la linea de presfuer:',O e:. fl:Í-

chn s zonu::;, cuando el número y variación de cables lo ameriten o 

4) CorrecdonPs y ajustr>s, 



4.5.2·- Trabes postensadas continuas 

É) Estado límite de falla 

{j1.2) 

Las hipótesis de base para el diseño de trabes pos-
tensadas continuas por resistencia o estado límite de ~ 
falla, s on las mismas que· se indicaron en las notas -

de trabes isostáticas, las cuales se 1uencionan a conti-
nuación: 

a) conservación plana de las s~cciones 
b) se conoce el diagrama esfuerzo-deformación del -

concoeto 
e) Se conoce el diagrama esfuerzo-deformación del -

acero 
d) se desprecia la resiAtencia del concrP.to en tensión 

La diferencia en la ruptura de una trabe hiperestá= 
tica y una isostática es que en la prilllera al alcanzar ~ 
una Rección el momento de ruptura se forn1a una articula~ 
ci6n r~l~stica reduciendo solamente su grado de hiperest~ 
ticidad,en cambio en la segunda., se transforma en un me
canismo libremente deformable, hipostáticap produciéndo
se la ruptura. 

En la fig. 8 se puede ver una trabe hiperestática, s~ 

poniendo su funcionamiento perfectaJLente elast~plástico. 

Una vez que la carga P sigue aumentando l'1ás allá de 
la ~ona elástica. ls primera articulación se presenta en 
D~ máximo momento, habiendo una readaptación debido al ~ 
nuevo sist~ma. Al seguir aumentando la carga p se forma = 

otra articvlación plástica en el apoyo B, provoeándose -
así el mecanismo de rupt t:ra. 

La hipótesis del funcionamiento elástico no permite 
darse cuenta del comportamiento de una estructura en la 
fase dé rupturaQ 
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c.. 

A 

Pi f'1Jra 8. 

Sin embarn:o se conocen en la ma~rorÍE üe sis't.c>!nas l;il>f'roc;tá-

Lir~os ~iPF)]('s, el mecansim.o de ruptura, a.l cual '>llr>de a !l icn.r 

JJndo q¡p las tr<llJ~s nn~s:l'orzulLLS continwts ti¡•neu ·~F'rl;:;mcnte

PwnLP. un .c¡istr>mn. de e sfuf~r?-os debidos n ln, acción del ·tr('c;fncr:>:o, 

en el proceso de Cl'lTfFL :r desc<:LY'P"<l, Lubrá ec~fnr·rzos rr··<""ici'lrÜcs si 

c;e llnr6 Ftl límite el:'Ístico ~'l'r:or{a. ele lc.i~tnyt~.in). Si rn P] caso 
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,de la figo 8 se varía la carga P hasta formar la articula= 

ci6n plástica en D y después se suprime, repitiendo de nue-
' vo este ciclo de cargas, se provocaría la ruptura de la 

trabe por fatiga, aunque el valor de P<(Pr. 
El ciclo de ca~ga podría repetirse indefinid&mente si 

no se sobrepasa el rango plástico. 

De lo anterior se puede concluir lo siguiente: 
a) En la ruptura, las trabes presforzadas continuas tienen 
'Un comportamiento semejante a las de concreto reforzado. 
b) La ruptura no depende de los valores elásticos iniciales 
de los momentos hiperestáticos de presf~erzo ya que el esta 
do inicial de esfuerzos va a transformársP. debido a la ada.E 
taci6n plástica de la estructura 9 por lo tanto los momentos 
de resistencia en cada secci6n de la trabe pueden calcular~ 
se con la posici6n del cable equivalente, sin tomar en cuen 
te si la posición de ·,\~ate coincide o no con la linea de -
presfuerzo. 

En el diseño de trabes pl'tsforzadas continuas se rece~ 
mienda hacer una gráfica comparundo los momentos flC>;l ontwtea 
multiplicados por el factor de carga y as! mismo la rráfica 
de los momentos resistentes para comprobar que no hay probl~ 

ma con la ruptura en 1 as d.ife1·entes seccl enes críticas de la 
trabe. 

Así mismo se subraya la importancia de que todas las ="~

secciones sean aubreforzadasD tal como se indicó en las notas 
de trabes isostáticas, para tener una falla dúctil~ El Reglarne~ 

to DDF 76P lim1tn lo c.qnlidaci de acero de p·esfuerzo y ordina-

rio, En taJ fon11a que la fuerza Asfs -i Asp fGp, carrcspondie,n~ 

te al momento resistente de la secciónp sea ieual o menor de 

la qu~ correspondería al 75% de la falla balanceada. 



(15) 

llo3o CONTINUIDAD_ 'EN· TRABES PRBTENSADAS 

Estado-límite de falla 

F:l 0<:tudio de este ti•Jn oc contjnuidad en trah0s, su;¡one 1 

nn estndo inicinl de urefabricación de las mismas en el cual tru 

1;;1jan isostti.ti.camrmte y que t::ll su Pstndo finnl tr;:¡,bujnrán como -

.c'ontinnas f'l"rliunte una losa colana in situ y con refucr7o normal 

tr ···bns prnfabri caclas 

a e ero de nrn "'Íll er zo 

(a) 

refuerzo or~inPrAo 

~C . 

~---------r-T -=~---------lJ-
acero él e nr e sfue r\"W 

( h) 

e o n e r (: t o e o 1 o e nd o j n s i tu 
refuerzo ordinario 

acero de nr0sfuerzo 
(e) 
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F:n el estado inir.in.l r'!e ~)refahricación lrrs trabes nuoden 

srr nrc o nostensr..iln<; f'i,..,.~3 

uso rl0 las primeras. 

siendo más comunmer.tc 0l --

-- .....-

presfvPr?.o 

t h t J r.ref&bricadaR ra es pos cnsn~2s r -

Pi.r,. 13· 

F.~te tipo (le r.ontinuidacl n. hR-se de r0fn~rzo ordinario se -

i.r?iluce en una C'conom{a consi.ilr:r,Jhlc· en las C'1n~trllccionr·s, co!Tl

naradn. con tr<~hcs Ubrer1ente n.~oyadas v acle1:<ás 11rnnl-fn. el c::tnrno

dr> la utilización de la prefabric::cinn, al nro'1nrcionnr <l los·-

rlemcntos "!'lrefahricados l<t Cftl1<Lci <.larl '':~rn. ~~omrcr rrl0!1H'n"Í"0"' nt~''T~.ti-
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vn~ y efer·Los de f11"r7,rts horizontal0sP vi'"'T"Ito o sismo 

mar(' os r { rd dos ~ on 1 a. s e o ln mn as •. 

al formal' 

Cuando la continuidad en trn.bes .,re:fabric;ldas so: r0ali:za

mt:dinnte el rcfucr?:o ordinario, las ~ccci.one'; nrofahri c-adas dc-

hr>n sPr ca!)aces de .resistir sn TJCSO proni.o ;,' la losa qn0. será e~· 

la<la nosteriorrll(~nte i.n situ; nnu. v.:z frarruado el con('r<"'to de di

rha losa, la secci0n se l0. llarnarfc CO!ll Hlesta y es éf:ta tDtima la 

our~ va, a resistir el resto de l:1 car;:ra ;¡ermanente y L~ cur~a vi-

vn totnl~ co~o se ind~c6 en llo2o3. 

De acnr·ri::lo eon és'l::olll.t:tmo, 1a (:Cunomi'a qnt: se rNtri ze sc

r:1. mayor mi antras la '!)elación Pntrn carn:<L vive. v r'lnerta ~;ra más' 

En cst as notas se ll.osnrecinró.n los momen"Los .,n<>itivos -

en 1 o e; a n o v o !3 d e b i d o s a ] f ln 5 o '" a. 1 n. e o n t r a e (' i 0 n d P 1 e o n 

creto en las trahcs y¡r0fabri carla.s nrctcn s:ti!a.<> rn~rn efecto 

PS r¡f'qu~lío y <lj srr:inw!do ;¡or los rnorr:entos '10'-:at.;,ros dehi-

do~ a la contraccir'ín C:1 Lre ]a los[]. colada in ~:i r.u ~T las

tralH;s prP.f'ahricadn.so .\clf'mtí.f" s0 ->nnonn c¡ue al cilS('t"Í<t.r la' 

ronPxión· e'1 los~a;.~oyos las tra.be~~ oretensflcL~.s ~ra efPctua.

ron •ma T-arte i1nportantc dr> L.1s deformaciones debidas al 1 

flujo y a la contraccir'ín de] concretoo 
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cw1r1do la continuidad en tra 'bes pre tensadas se re~ é.J ize -

con acero ordinario y que el presfuerzo no act~a en las ~onas ex 

t remos d0 los ndf'mas por no estar af1í nüherido, Pl ClÍlcl lo -

de dicho 1 ef11erzo se har·á An iw1fi'ntj CéJ fon.a al d i_f.efio por rP 

sis.tP.ncia indielH.io en las notaR del t-!Gtüdo líu,ite do fa}ló. 

:Je mtootJdrá un diH.C:rRwa :oiw~llficado de e;,fw~r~o-cefor-• t· ~ 

.l!lac_i_ón 1mra el ncero c;rado duro, r-~cponiendo ULl V.!Üor dAl Jíml-· 

Ü" de flllf·ncia c1el mismo fy = 4,000 ~~e/cm2 (fiz. 14) y quf> lA 

de fe,¡ IJ•D e i ón Lni ta r lR 

f(Ks/cnl-:) 

~~ 

en la fluencia tiene un Vólor Je~r= o .. uu2 

2 fy = ttCOO Ke/c1..:. 

--{.__ t = 'Z..X \O' 'K!!J/ c.rn1. é.y =_ 4000. =: 

' 1 
6 

2 X lC 

JjaR ·etapas de dise.r.o e:1 el estado 1 ími tf> de fa] la son ~;e-

me~ante::: E• lns indi~é1c1as en el inciso del n1iE'JJO nomtJJ·e, la 

a ifPrencia que existe en este cr:tso con Fl procediJí1iento ci taJo ~e 

debe a la presencia je una COií •• on~sión ya e:xister.te en el con ... , 
. 

creta debida al ¡;retensado, (fig. l5 ). 
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co\odo \'f\ 5\1v 

figura ·15 

es decir qt:e el 1Jloqne.de ccl::prFsión del conc:rt:to v&Jdrá: 

cu = ( f 'e - fe p ) x b x a 

Tu = Asf y 

~~!' = T X Z = C X Z 

en las expresiones nnte1·iores todos los térlllinos Lnn ::;ido de

f i ni ,los, :'"L hrDyantlo solR¡;,e nte qlH? fcp es la cou1p.r·t> e ión fHl e 1 

lor (j{> f ~~. 

Co~.;.o el valor de fcp de pende del dÜlfrauui de deformaciQ_ 

nesben la secclón del aroyo y q_ne aún no f;e conoce, el proc~ 

dimientn D1RS eXJ;edi to consi:::te en Slll;oner· nn valor rtP. fcp, 

cuyo valor inicial pBra el priu;er- t::1r.teo I;HPde se.r lCC Vg/cm 2 

para trabes rretensndas y verJficnr pof',terior,,er.te que l? su-

posición I'ué correcta. Si la diferencia er::tre. el valor Sllpue!: 

to y el encontrado de fcrJ se con1:1iderü in: 11ortaflte"' yor ejemplo 
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cia y así calcular de nuevo el valor de "a", proft{ndj_dad del 

bloque resj stente ae compresión ·del conl!reto y después el n;o-

•a.ent o re~-: istf'!nte. lJ.i cho I:Joulento resisten t. e de t•E' ní ser .::ayor 

<-!Ue el momento llltiruo dctus.nte, cuyo valor se calcr•lar8 r:on 

~1 .facto1· de c~rga indicados en la.s notRs de estc::\io l:l tíc .. o de 

tal ln .. 

'!)2berá Rielll[Jre verilicarse que el ti.ro de f.:üla es dúc-

tU, o ::ea qne 111 ruptl .. ra es producldé..• 1;or Ü> fluencia Jt>J. nce 

ro, secciones ~30tre.forzadaE:~ ue no ~kr así ter_rtró qt1e Jt:odif1car 

se la seccj ,)n de concreto, o el ár-ea de acero, Pll tal r·orma qt.e 

la fuez~a de tensidn sea el 75% de la tensi6n balanceada. 
1 

Par& la.s secciones en lofl CF.~.tros de cl<1ro:::, el r..r,;ueuto 

iiOSitivo debido al resto de carr__,ao l·errJ,Gnentefl y al total ele 

curgs.s vivas se ~1ará en ~éOI fo1·u,a in;licada en el inciso de 

Beccior,es cor:¡p1lP.F>t5c, solo se 8l1ali~1n·á en e::,te céipÍtulo la 

F3ección Slijet.a a mo1:1ento neg"3tivo. 

El ej~mplo 3 iluntra la verificaci6n por 

!'lexión, del estado 1íu~ite d'= talla de una sección co;J:p1lentn, 

derivtidA Je la continuidad de dos truLes isostátic&8• solo ~e 

~~.~-:.1-:i?t.t p<:1ra momento negrttivoo 
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D~SENO DE LOS ~!.UROS Cf-d3[:CEROS : 
-

SISTE~J1A DE FUERZAS 

3.50 

3.50 

5.50 

3.50 

--'-· 
mfs. 

3.50 T .. 

--- _g~_2_!_~.4 ____ ·--

~------l:------ ::::: Ton. 

1 
< 15.49 

<!---
l 

1 ' 1<!---
1 l 
~~/7~~ 

15.70 cmts. 
-- ---+-

~A E CAN f COS: 

10.45 

5.37 

(FUERZAS S!Sr~11CAS) 

44.80 Ton. 

160.29 Ton. 

.. -: __ 4?3....:3_~. -· ---

1 . L-¡70.74 Too . 

700.95 ' L ,. 
1 ! l 176.11 Ton. 
! . . 1 

~~/7 7 7 7 /·-;:;r-

~110i\'i~r\TO Flt:XIONANTE FUERZA CORTANTE 
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li:_:.VIS!ON POGt FLEXiON 

• ,---, - -.~-¡-¡------,------
1 1 

1 1 1 ' 1 
1 1 
' 1 

! !.::-:._o C""i -

' l' -·- ;) 
1 

'1 
¡ __ ------~------~ . 
1 w : --- ------j---~r 
! - ----------- _____ ____¡ 

z 

Cu = a b fe 
POR EQUILIBRIO 

C u = Tu 

Ef~ fORt.!A APROXIUADA 

Z=0.8d 

P.~ mclt. = 957.33 Ton. M. 

MATERIALES:' 

CONCRETO fe = 4o"O !~g/cm2 

ACERO fy=€}200 

' 

!.~u :aL i ¡¿ 967.33 ~ 1064.06 Ton.r.L 

,IP p.._ 

As 2 ~406000 = 22.41 cm 2 
0.8 x!538x0.9x-<·200 

SUPOU!Ef!00e 4 VARS ·.r,: 8 . As a 20.28 cm2 

Tu 3 20.28 x 4200 e 8517G r\g. · . 

85176 am --a6.71cmo 
50x 2 54 

CHECANDO EL PORCENTAJE f.HNH.~o: 

0.1ff~ e. mi n 13 _ ____.;._ _ __, 

fy 

07 J"-OOi e. min 13 o rf ~m 0.0033 
4200 

( REGL. D.F. ) 

\ . " 
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v3 

As mln = 27000 x. 0.0033 =90crn2 

US,ANDO 8 VARILLAS # 12 As =91. 20 cm 2 
. . 

.". HIGE ARMADo'· MlNIMO- ( 

REVISION POR CORTANTE: 

PARA EL CORTANTE VERTICAL SE USARAN COt~Ec·i·oRES 

Y PARA EL HORIZONTAL 

CONECTORES EN PANELES A NIVEL CIMENTACION 

V= 76.11 Ton. 

Vu = 1.1 x 76.11 = 83.72 Ton. 

FLUJO DE CORTANTE: 

Vu= 
V u 

h 

Vu =-~372º-= 5.33 Ton./ml. 
.1570 

S E COLOCARAN 6 PAN ELES DE 2.40 mts ·DE ANCHO POR 

• 
3.50 mts. DE ALTO APROXIMADAME~Tt:. 

TOMAN DO UN SOLO PANEL b = 2.40 mts. 

y 

t V = 5.33 PI 
---> --!loo~ ~ 

T ( b) 

l PI = Ve 

p2 = v2 (bl 

1 
[r P4 ¡1 

p3 ! 1 l t 1 
. 

h = 3.50 mts. p3 = v3 ( h) 

1 P4 :r V4 (h) 

l (4 
1 .. 

X 
1 p2 .1 

~-'010 <: -l--
.;z V 2.40 . 

--1-------------------+ . ' 



POR EQUILIBRIO • 

~Fx =O 

:;:: Fy = O 

.... - f 'o -O ... : " -

:.:Fx= P1-P2.=0 

P1 = P2 

• ·. V2 :::Va= 5.33 Ton. 

~Fy=P4-P3=0 

:;~r.~o = P1 h- P4b =o 

P4 = _h __ Pu 
b 

h 
P4= V1 (.ó)-

h 

V4 (h) = Vr(h) 

:. V4 :z. Vi= V3 :'1 5.33 Ton¡rnL 

PI = P2 ::~ 12.79 Ton. 
D 

P3 = P4 = 18.66 Ton. 

USANDO CONECTORES CON VARillAS DEL -t;t 5 PARA P3 y P4 

VRv = .2 si fy As Cos 45° 

VRv = ·2 x 0.9x 4200x 1.99x0.707=10.70 Ton. 

POR SER CONEXION 

VRv :. B T 
4/3 on. 

NUt.~ERO DE CONECTORES = 

:. U S·AR ~¡ CONECTORES 
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USANDO ESPIGAS PARA P1 y P2 

POR SER CONEXION 

Vu = + x 1~.79 ~ 17.05 Ton. 

POR EL COt!CEPTO ~CORTANTE~ FR!CC ION 

Avf = 
V u --

f r p fy 
{ z- 1) 

Avf -= 
17050

- = 5.08 cm 2 · 
0.8 X ( X L)-200 

USANDO 3 ESPIGAS .f.~ 5 As =. 5.97 cm2 > 5.08 cm2 

CHECANDO LA LONGITUD DE ANCLAJE : 

Ld-2 O.OG As fy/ ru:~ 0.006 db fy ~ :30cm. -· : 

Ld u a 25.20 cm. 

Ld2 m_40.64 cm. -rtge 

F~EVISANDO f:L CORTANTE PARA ESPfGAS EN EL Pf=~!MER 
¡, 'rv·=-r \i !.---· 

Vu = 1.1 x + x 70.74 u 103.75 Ton. 

FLUJO DE CORTANTE = 103
•
75 

i:l 6 S' T ¡- 11 

15 •• (Q e B 0f1 muo 

PARA EL ANCHO DE UN PANEL DE 2il0 m .. 

Vu = 6.61 lt 2.40 m 15.86 Ton .. 

POR EL CONCEPTO CORTANTE- FRICCION 

!5860 - 2 
Avf = 0.8 x 1 x 4200- 4. 72 cm 

USAR 3 ESPIGAS # 5 POR PANEL 
~ 
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CONEXION MURO COLUMNA··. 

r-__ --,. : 
l . ~ --- .1.J . 

- k . . ~--j· 

l ~.r-/=:?----·· _J ,· 
l r--:...<.... ~ 

PLANTA 

,---h-~~-rl __ _ 
! . • .• __ j 

1 ji -----::JJ..·. 
'' . 
:.:LEVACION 

#5 

3 POR CADA 

PANEL 

' 1 

~ . 

CONEXION 

f\f¡URO- MURO 

-;'! 2.5 . a r--

CONEXION 
l\~URO 

CIMENTACION 
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7. CALCULO ELASTICO DE TRABES 

ISOSTATICAS A FLEXION. 

T E M A R I O 

7.1.- Anotaciones. 

7.2.- Solicitaciones: 

. 2.1.-. 
2. 2 o-

2. 3.-
2.4.-

Acción de un cable sobre una·trabe . 
Centro de presión. 
Compensación de la carga permanente. 
Límite de compensación de la carga 
l?ermanente. 

].3.- Esfuerzos. 

7.4.- Condiciones a respetar: 

. 4.1.
. 4.2.-

Condiciones a respetar .. 
Núcleo límite • 

7.5.- Determinación del presfuerzo. 

].6.- Determinación de la sección mínima de concreto . 

. 6.1.-

. 6.2.
:.6.3.-

.Regla general . 
Sección sub-crítica. 
Sección sobre-critica. 

7.7.- Ejemplo numérico. 

* * * 

JP*pgw. 

. 
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1 ANOTACIONES 

y 

1 = 
1/l-r1 v'= 
. I 

-<-= s = 

= 

h = 

G X 

--..;.a.b.ie 

Consideramos una trabe de línea me 

dia Ox que se supone recta ( la tra 

be es isostática ) el plano medio -

Oxy presforzado y flexionado en ese 

plan. 

Llamamos 

El claro de la trabe R. 

El área de la sección S 

El centro de gravedad de la seccrón 

G; éste punto está ,situado a una

distancia v de la fibra superior, y 

v' de la fibra inferior. 

Momento de inercia con respecto a GZ 

Módulos de inercia. 

Radio de giro. 

Rendimiento de la sección 
i. 2 1 

P =\i"V' = Svv' = 

Peralte de la sección. 

1 
Sv+ 

I 
Sv r 

En la sección estudiada, la trabe está sometida a los 

efectos de dos solicitaciones principales. 

1.-) la~ cargas exteri~~ que introducen en la sec 

ción considerada un momento M y una fuerza cor 

tante T • El momento varía entre dos valo--

res extremos Mm y MM tales como 

< M < 



Mp 
M.6 

M(p+¿,) 

Será el momento de carga muerta. 

Será el momento de e arga viva. 

Será el momento de carga muerta + carga viva. 

- 89 -

En el caso de la trabe independiente ten~remos: 

Mp Mm( momento mínimo). 

M(p+¿,)~ MM( momento máximo ) 

Se coñsiderará positivo, todo momento que comprima la -

f i-b r a s u pe r i o r • 

2. -) El presfuerzo ejercido por un conjunto de cables 

cuyo centro de gravedad se encuentra a una dis-

tancia e. de la fibra media. La fuerza global es-
o 

f y será considerada como positiva, ya que in--

troduce una compresión en el concreto. 

e.
0 

será considerada en valor algebráico positi

vamente hacia arriba. 

En el esquema de la página anterior, el valor de 

e.
0 

es por ende negativo. Además.v y vv se con

siderarán en valor absoluto. 

En todo lo que sigue supondremos, el cable hori

zontal en la sección estudiada,despreciando así 

su ánguloa con .respecto a Gx, es decir igua 1an

do cos a 
1
a uno. 

2 SOLICITACIONES 

21 Acción de un cab~e sobre una trabe. 

211 Consideramos una estructura scmetida G~icamente 



a 1 a acción del presfuerzo. las cargas exterio 

res y en particular el peso propio y las cargas 

vivas se suponen nulas. Se llama éste- estado -
el estado de 11 Presfuerzo Puro". 

-, 

En su conjunto ésta estru~tura 1 .. 
:esta sometida -

a un· sistema de fuerzas idénticamente nulo. En 

efecto a una fuerza en el ~able ( t~nsión-F por 

ejemplo ) se opone directamente una fuerza en el 

concreto ( compresión + F por ejemplo ) y ésto

en virtud de la ley de Acción y Reacción. 

NOTA: 
-· o-e - n o s e- r..... a s í ex i s t i r í a u n a f u e r z a d i f e r e n e i a 1 

t. F que. introduciría a la estructura de masa

m una acelerac ión: 
-11 F 

y m 
El presfuerzo desarrolla por consecuencia en 1 a 

e s t r u e t u r a ú n i e a m e n t e f u e r z a s i n t e r n a s y p o·r 

ende las reacciones de apoyo de la estructura 

constituyen un sistema idénticamente nulo. 

Desarrolla también en dicha estructura, deforma 

·ciones que son : un acortamiento debido a la 

compresión del concreto, una. curvatura debido -

al efecto de excentricidad de la fuerza del - -

presfuerzo. 

Si la estructúra es isostática se puede defor-

mar con toda 1 ibertad. Las reacciones de apo-

yo introducidas por el -presfuerzo puro,son to

das nulas. 

Si la estructura es hiperestática las deforma

ciones que la solicitarían si fuese isostática 

no satisfacen en la mayoría de los casos a las 
/ 

uniones sobre abundantes qué la hacen hiperes-

tática. Por consecuencia nacen en cada_ apoyo, 

, 
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reacciones que llamaremos reacciones hiperestá 

ticas de presfuerzo que no son nulas de manera 

a satisfacer la compatibilidad de deformaciones 

a derecha y a izquierda de un mismo apoyo. 

Por lo dicho anteriormente, éstas reacciones 

forman en su conjunto un sistema idénticamente 

nulo. 

212 Estudio de la sección. Vamos a estudiar de mane-. 

ra separada en una sección S cualquiera, ~1 equ! 

1 ibrio del cable y del co:-,creto. 

Cada uno de éstos elementos está sometido a fuer 

zas ejercidas por el elemento al contacto. 

mismo: 

Así-

El cable está en equilibrio bajo las reaccio

nes ejercidas sobre él por el concreto. 

El concreto está en equilibrio bajo' los efec

tos del cable y las reacciones de apoyo. 

2121 Equilibrio del cable 

El concreto ejerce sobre el cable, una fue~ 

za de tensión -F situado al nivel del ancla 

je y las fuerzas 
q = 

debidas a la curvatura 

ra del cable). 

-F 
R 

( R=radio de curvatu 

El cable es asimilable a un hiJo ~erfecto,

es decir que su rigidez a flex1ón es nula. 

No puede equilibrar ni momento de flexión

n i f u e r z a d e e o m p r e s i Ó n • E 1 e q u i 1 i b r) o e !; -

tático de dicho cable exige por consecuen-

cia que esté sometido en cada sección a una 

fuerza-F tangente a su trazo. 



__ l ____ ---

1 ¡ 
F 

--.:.:, 

En particular si cortam~s la trabe en una -

sección S el equilibrio del trozo de cable· 

situado a izquierda impone que el punto de 

paso de la fuerza tensión que se ejerce so

bre el cable coincida con el punto de paso 

del cable. 

2122 Equilibrio del Concreto: 

El pedazo de trabe situada a izquierda de

la secciónS está en equilibrio bajo: 

La acción del cable. 

La reacción de apoyo. 

Los efectos del cable en la sección S -

son directamente opuestos a los que aca

bamos de mencionar. 

La fuerza de ·compresión pasa por el ca 

b 1 e. 

E) sistema de reacción de apoyo R intro 
1 

-~~----R---------------~ 
duce en la sección S un momento flexio 

nanteRx y el equilibrio del trozo a iz

quierda no puede ser asegurado que a la 

condición que la fuerza F de compresión 

se despla~e de un valor eS que satisfa-

ga a 1a relación F eS + Rx = O 

CONCLUSIONES 

En el caso de una estructura hiperestática ( R 1 O 

el punto de paso de la fuerza de compresión en el con-

creto en una sección cualquiera es diferente del punto 

de paso del cable. En el caso de una estructura isos-

tática R =O este punto de paso coincide con el pun

to de paso del cable. 

22 Centro de Presión. 

Consideramos un caso de carga cualquiera_constitui 
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do por un momento exterior M que puede variar en-

tre dos valores extremos 

La sección está además sometida a una fuerza de -

presfuerzo F con una excenti-f"cidad de e0 la sol ici 

tación global será entonces : 

Una fuerza normal de compresión F 

Un momento flexionante en la sección Fe0 + M 

Esto equivale a la acción única de la fuerza de -

presfuerzo F excéntrica de un valor 

e = Fe0 + M 
e . + M = 

F 
o -

F 

El punto de paso 11 e 11 de la fuerza f se llama 

centro de presión. Cuando la sección describe la 

trabe el centro de presión describe la línea de

presión. 

Anotaremos que bajo la sola acción del presfuerzo 

es decir'bajo presfuerzo puro el valor de ue 11 es . -

igual a e· punto de paso del cable de presfuerzo -o . 
en la sección. Esto es cierto cuando la trabe es 

isostática conforme al párrafo anterior. 
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Anotaremos en fin que bajo el efecto de un momento 

exterior M el centro de presión se desplaza de~ 

(hacia arriba si M es posi·tivo y hacia abajo si 

M es negativo ). 

Vamos a ilustrar en el esquema siguiente las dife

rentes posiciones del centro de presión en los ca

sos de carga que soliciten una trabe independiente 

sometida a momentos positivos. 



Presfuerzo Puro 
SIN CARGA VIVA 

Presf. + Peso Propio 

Bajo las dos solicitaciones extremas 

Mm ( carga permanente ) ( Mp) 

CON CARGA VIVA 
Presf. + Peso Propio + 
Sobrecarga. 

MM ( caiga permanente + carga viva ) M ( p+.6 

las posicibnes del cent~o de presi6n son las sigu! 

entes : 

Bajo momento mínimo e = e o 1 

Bajo .mamen to máximo e = e o 
2 

O séa e = e 
2 1 

+__&, ( 
F 

+~M( 
F 

+11 M 
F 

e = 
1 

e. = 
2 

e + Mp 
o --r ) 

eo+.li.(p+.6 l 
F . 

e+~} 
1 F 

El ~squema de la página anterior nos permite ver de 

manera cualitativa las condiciones a las cuales de-

berá satisfacer el presfuerzo. Veremos en lo que -

sigue, que el centro de presión ••e 11 debe permane-

cer en el interior de una cierta zona de la sección 

en todos los casos de carga. 

Los casos de carga límites pueden hacer correspon-

der e 1 y e 2 ,.con 1os 1 fmites de ésta zona. En este 

caso, bajo el .efecto del momento 11 M ( que puede -

ser el momento de carga viva ) , -el centro de pr"e--

si6n recorre la integralidad de ésta zona. Veremos 

,.1 
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- qs -
tambi€n que esta no es la dnica condici6n a la cual 

debe satisafcer el presfuerzo. 

Compensación de la 
c1on resultante en 
pone en una fuerza 
F e

0 
+ M • , 

carga p-ermanente. la solicita 
la sección estudiada se descom
de compresión F y un momento 

Se puede anular el efecto de un aumento de momento 
permanente o M desplazando únicamente el cable----ere
un valor : 

c5 e
0 

ta 1 como o e = - ñM o ·-F 
Las solicitaciones globales permanecen sin cambio. 
Tenemos siempre una fuerza de compresión centrada 
y un momento( F !e+ óe )+M+oM)o sea Fe

0
+ M o o 

En consecuencia las cantidades de materiales acero 
de presfuerzo y concreto no cambiarían ; sólo cam 
biaría la excentricidad del cable que será e

0
+oe

0
-

o séa -o M e o 
T d -F- .. , "" d · . d d" oman o en cuenta esto, porqüe no a m1t1r e •--
mensionar una secc1on (concreto y acero) sin to
mar en cuenta las cargas permanentes. Imaginemos -
que el peso propio de la trabe séa nulo y por lo -
tanto dimensionamos la sección considerando única
mente los momentos de carga viva. 

En centramos una fuerza F y u~a excentricidad e00 
La hipótesis hecha es obv~amente falsa pues la tra 
be pesa; sea Mp el momento de cargas permanentes. 

Se podrá conservar la misma sección de concreto y
los mismos cables a condiciónMde aumentar la exce~ 
tricidad del cable de óe0 =.~ la excentrici 
dad ci e f in i t i va ser á entone es e~ =e0 0 = ~ 

( 
Se ha compensado así lo carga permanente y la tra 
be, cuesta lo mismo que pese o no. 

De manera contraria a los otros procedimientos en
los cuales toda carga c~esta lo mismo que sea per
manente o variable, el concreto presforzado por su 
carácter activo debido a la posibilidad de dosifi
car las fuerzas permanentes, actuando sobre el tér 
mi~o presfuerzo,sólo se dimensiona con la parte va 
riable; es decir la carga viva. Esto es cierto teó 
ricamenre, prácticamente existen límites a ésta com 
pensación. 

24 Límite de compensación de la carga permanente. la
pr~ctica nos impone límites a ~sta compensación de 
la carga permanente, debido ai hecho de que el ca
ble se debe quedar en el interior del con~reto. 
E s n e e e s a r i o q u e 1 a ex e e n t r i e i d a d S' e a e o m o : , 
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v' d' c. a.& o de M > o 

V - d c.a.óo de M < o 

Siendo d y d'la distancia mínima que se debe res
petar entre el centro de gravedad de los cables y 
la fibra extrema m¡s cercana. Es necesario que ef 
desplazamiento 

{ -M 
Fp 

Sea suficientemente pequeño para poder respetar ~ 
la condición anterior; o también habiendo dimen-
sionado la fuerza F considerando únicamente el mo 
mento·de carga viva no se podrá resistir grátis 
al efecto de la carga permanente que en caso de -
que P sea inferior a un valor crítico. 

s 
Si no es 
aumentar 
zamiento 

el caso, solo quedará como solución el -
la fuerza F para poder reducir el desp1a 

-M -
( fP } 

En función de la posibilidad que se tenga de com
pensar la totalidad o parte de las cargas perma-
nentes se podrán distinguir tres tipos de seccio-
nes 

a) Sección sub-crítica : la carga permanente se -
puede compensar sin que el cable esté en excen 
tricidad máxima. 

b) Sección sobre-crítica la carga permanente no 
se puede compensar totalmente. La excentrici
dad del cable es máxima. 

e) Sección critica la carga permanente se puede 
compensar integralmente y el cable tiene una -
excentricidad máxima. 

La misma distinción se puede hacer en el claro. -
Debemos notar que en el caso de una trabe isostá
tica cuyo claro es sobre-crítico todas las seccio 
nes no son sobre-críticas. 

3 ESFUERZOS 

S~ considerar¡ el concreto funcionando de manera elás 
tica, son entonces los esfuerzos una función 1 ineal -
de las solicitaciones. Los esfuerios son aditivos. 

En el centro de gravedad, el esfuerzoog es igual a 
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F 
S 

tos, 
siendo les esfuerzos introducidos por los momen 

nulos en este punto. 

Damos a continuati6n ~1 aspecto de los diagramas gene 
ra 1 es de esfuerzos eh el caso de una t rane i ndep!O'nd i e.!!_ 
te. 

O¡ Ocr+ a p 

Presf.Puro Carga per
manente. 

o¡ '-o• +0' - o p 
Bajo carga 
:periT?nente 

NOTA: Sólo estos dos estados se deben conside
rar. 

. a • 
h 

Carga viva 

--+---+--~· _a __ 

o• = n. + o• 2 . -, /:¡ 

Bajo carga viva. 



4 CONDICIONES A RESPETAR 

41 

0"2 

-i 

crl 

Dimencionamiento. 

Este capítulo trata de las condicio 
n es a respetar y -de 1 d i m en e i o na m i en 
toen el caso del presfuerzo total~ 

Condiciones a respetar. 

los cuatro esfuerzos cr 1 cr~ cr 2 cr~ 
deben quedarse en el interior de un 
sector de seguridad que se ha fija
do en función de los reglamentos. 

Se debe tener en ~ervicio 

~1 0"2 
, 

> 0"2 
1 

al > 
O"¡ 

1 
a2 < O"z O"¡ < 

los esfuerzos indicados a SOil 

los esfuerzos permisibles. 

Si ese,la excentricidad del centro
de pres1on en un caso de carga-determinado el esfuerzo a 
sobre la fibra superior se escribe : 

a = F (7 + e Sv l 
s T 

= F ( 1 
S 

= 

De la m~sma manera sobre la fibra -
inferior se escribe cr 1 '=crg(7-J?.li-lo que conduce a las expre~ 
siones generalizadas del-equilf-orio de la sección siguiente· 

( 1 ) 

42 Núcleo límite. 

Se define el núéleo límite como la-. 
zona en el interior del cual se debe encontrar el centro de
de presión o sea e1 valor de e para satisfacer a las condi-
ciones de equilibrio. 

De las inigualdades (1) escritas an
teriormente y aislando el término 'e~e pueden determinar los 
cuatro límites del núcleo. 

a) ag ( p.ev l > cri ev> o - ag 
·T ·2- 1 

.{. .{. 

o sea e > ( a 
1
·- a g • 2 

.{. 

- V i_ ;~ o e.::_crg cr1-1) 
ag V 

e > ;_2 ( 1- O"¡ ) = - a1 --
V crg 



al 

( 1 } 

( 2} 
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b) De la misma manera se obtendrán 
~ 3 t 1<-·t~s La.~ expresión generalizada se escribeg los e ros ~u1 ~ • 

·2 1 • 2 02 .. a. 2 . (1j --a.¡ = .{.· ~ .{. 

¡ 
V a g V og 

< e..< 

( 2 ) a. 1 = 
- J 

a' 1 

a g 
< 1 (), 2 

ag 
a. 1 2 

01 

e iones 

o2 oa 
¡¡~ 

fuerzos minimales 

'Se obtrenen las siguientes condi--

(1) e.> - a.1 para obtener 01 > O'¡ 
(2) -a.l obtener al < -·, e.> para 01 
( 3) e<- a.2 para obtener 02 < a 2 -
( 4) e."' . a~ para obtener o' > a~ 2 

Las condiciones 1 y 4 son las de es 
( e o n d. i e o n e s d e m í n i m o d e p r e s f u e r z o ) . -·-

Las condiciones 2 y 3 son las cond· 
ciones de esfuerzos m&xfmos ( condicones de dimencionamien:· 
to del concreto ). 

Si 11 amamos "c." a 1 más pequeño de 
i o s va 1 o r e s a. 2 y a.~ y 11 c.' 11 e 1 m á s pe q u e ñ o d e 1 o s va 1 o r e s a 1 
y al el centro de presión debe -sati~.facer a la igualdad si-
guiente : 

< c. 

Para que 1 a es taL! i 1 i dad de 1 a sec··
ción en todos los casos sea satisfecha. 

Caso particular importante del nG-
c 1 e o e e n t r a 1 • En e i e a s o ·-d e q u e 1 o s e s f u e r z o s m i n i rn a 1 e s p e r 
misibles sean nulos ai = ~i = o se obtienen los valores~ 
siguientes para los límite~ del nGcleo límite; (el nGcleo
límite cuando los esfuerzos considerados son nulos toma el -

..!:!_9_~ b !".~~ n Ú_f_l ~o .. e en t r a_l_l_~ 

·2 1 ·2 
~~ 1 :::: a.2 (·:;¡' _·.ll:¡ = = .{. 

) -1 "..{.. 
- ---- - Sv V a g V 

< e. < 

.2 .fJ 
1 = a' (4) - a., ·ü ..{..~ = = .{. 

2 - 1 vr l - vr_ .Sv' o g 
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Cuando la secc1on ,.considerada des
cribe la trabe el conjunto de "tos nGcleos lfmites de todas ~ 
las secciones constituye el huso lfmite. 

5 DETERHINACION DEL PRESFUERZO MINIMO 

Las posicione~ extremas del centro
de presión bajo los dos momentos extremos M y M se ob--
tienen llevando a partir del cable los vect~res Ne intensi--
dad Mm y M M ha e, i a a r r i b a ( s i M > o ) ( e o n fe r i r p á r r a f o 2 2) • 

F F 
dar en el interior del 
sean permisibles. 

los puntos ~btenidos. se ~eben que-
núcleo límite para que los esfuerzos 

Al inverso para satisfacer estas 
condiciones el cable se debe qu~dar en el interior de una 
zona llamada núcleo de paso que se obtiene de la siguiente-

X 

A partir del 
lación de 

A partir del 
lación de 

1 ím i te superior c. trans 
·M -~ 
-F 

lfmite inferiore'trans 
Mm 
F 

I
---

-r_ ----
c·uando M> o 
ir i e i á a d e0 
como 

Por lo tanto la excen 
del cable debe ser taT 

e = -c.' 
1 

M M 
- _____!!! <e < e = c. -~ 

F - o 2 F 
El valor 

presfuerzo- se obtiene cuando se 
zos mfnimos permisibles o 1y cr2 en 
ga. 

mínimo de la fuerza de - -
puede alcanzar los esfuer
los casos extremos de car-

forma en igualdad 

Entonces 

y 

c. = a' 2 

c.'= a 
1 

s i a 1 =· a~= o 

y c.+c.' :;:; I + I 

SV SV' 

c. = 
c. 1 = 

=¡') 
h 

la p re c. e den te se 

= - c.' 

in igualdad 

Mm 
---- = e = e2 =c -

F o 
MM 
F 

trans--



- '01 -

El nacleo de paso se cierra y se -
vuelve en un punto de excentricidad e1 = e2 =e

0
• Esto signl 

fica que se alcanzan los esfuerzos permisibles en esta sec
ción. 

presfuerzo es entonces 

F "' 

o F = 

ú¡ = 

F = 

El valor 

MM Mm 

c. + C.' 
llM 
c.+c.' 

o~ = o 

llM -r>r 

mínimo de la fuerz2 d~ -

i la excentricidad impuesta al ca-
ble 

e o 
= - c.' 

F F 

E~te valor es el valor mínimo del presfuerzo, pero se supo
ne en este cálculo que la carga permanente se ha compensado 
enteramente; en efecto en.ningún momento se ha escrito una
condición que limíte el valor de la excentricidade0 en fun
ción de la geometría de la sección. Cuando el valore

0 
obt~ 

n id o a p 1 i e ando e 1 e á 1 e u 1 o p re e e dente,, es t a 1 que eJ e a b 1 e -
sale de la sección, se deberá aumentar la fuerza de presfu~r 
zo como se indica a continuación: 

Consideramos un ejemplo con M >o; 
se debe aumentar F de maner,a a red·ucir el desplazamiento 
MM y hacer pasar así la línea superior del huso de paso
arriba de la línea de excentricidad máxima. El valor míni
mo de F se obtiene cuando est2s 2 líneas son tangentes o
sea 

S i 

~· (V'- d 1 ) .to dá F 
MM 

c. - :: que :: 

v 1 -d 1 +c. F . 
MM MM 

F 
:: 

O¡ =02 = o ·-r- = -z-
-~1 -{v'+d 1 ) 
Sv 

y e = o 
(V 1 -·di ) 



1 - o N
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CONCLUSION PRACTICA 

En práctica no se debe checar si el 
valor e obtenido a partir del primer dimensionamiento de la 
fuerza ~s compatible con 1a geometría de la sección. 

Solo basta en aplicar ía regla si··-
guiente: 

En toda sección el valor mínimo de1 
presfuerzo debe ser igual al más grande de los dos valores · 
siguientes 

= lj = 
c.+c.'. v'-d'+c. 

6 DETERMINACION DE LA SECCION HINIMA DE CONCRETÓ 

61 ' Regla General 

la sección de concreto es mínima 
cuando su compresión alcanza los valores permisibles en los-

-wl' 7'r dos casos de carga extremos o sea v Y v2 

En este caso 

y 

c. = 

c. 1 = a' 1 

En el caso general cuatro expresio
nes rigen la estabilidad de la sección. Estas expresiones
son 

ÜI = Mm + 

a~ 
M = m + 

0'2 = MM + 
1 

a~ = MM + 

una solución matemática 
más arriba, convertidas 

Fe0 ) V F 
1 + - > 

S -
Fe0 ) v' 

-:-r+ 
f ' 
~~ 

F e0 ) V + F 
1 -g~ 

Fe0 ) v' f ---r-+ -- > s.-

Las incógnitas 

a) Presfuerzo 
b) Concreto 1 

V 

O¡ 

-, 
0:1 

0'2 

a~ 

son 

f 
1 

Por ende el problema tiene siempre
que satisfaga a las cuatro expresiones 
en igualdades. 

Significa esto que matemáticamente -
se pueden alcanzar Jos cuatro valores permi·sibles de los es-
fuerzos. 
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62 la sección es sub-crítica. 

Por hipótesis el valor de e
0 

es com 
patible con la geometría de la sección { e < u!d' )~ 

o 

M m 

con 

\1 que 1 

con 

La solución del sistema es 

621 Para el ·presfuerzo como ya lo vimos 
MM- Mm 6. M 

F = = e + e' e+e' 

622 

_: M,.i Mm 
- e = e- =-e' - ----

.o F Para el concreto: F 

MM los esfuerzos 
Cuando el momento exte~ior pasa de-

a pasan : 

en 

en 

Por 

1 MM - Mm 
- = . ' 02 O¡ 

1 MM Mm 
u'= -crt - a~ 

1 a 

J a 

lo 

= 

= 

fibra 

fibra 

que 

ti M 
!STI 

superior de al a. a2 

inferior de al a. a~ 

se puede escribir 

e = a.2= a.~ = pu' 
O'~ h 

= P u ( 1 -:- a 2 u 1 +--cr 2 1 u } 

' 
T'= a.1= al =-P.U' (7 - 01 h } O'¡ h 

1 -1 

a1U +a1U 

=al -
02 a 

F = ilM 

ph 

1 
e. = o .6 u 1 

1 1 = = 
u u' 

e 1 = a.¡ = 

·a 1 J + al u 

En. el caso de que O¡ =a~ = O. 
se obtiene : 

MM _ 1 ----
F .6V 

-a 

I ·.• 
.6 u 1 

a. { = -1 

.6U 

M m 

F 

' . ~ . ' 

1 J 



V' 

V ' 

63 

e 
o = 

- Y05 -

La sec~i6~ es sdbre-critica. 

Se razona con momentos M positivos. 

En este caso e
0

no es una incognita : 

- ( v' - d' 

por lo que el sistema anterior de expresiones conduce a tres 
igualdades y una inigualdad. 

El ~sfuerzo permisible que no se pu~ 
·de alcanzar en ·éste caso es 

En efecto se ha tenido que aumentar
f y disminuire por lo que o¡ aumenta con respecto a la so1u
ci6n. de la sec8i6n sub-critica. 

Se pueden alcanzar los esfuerzos 0"2 

o' y a' por lo que 1 a soluci6n del sistema es 
2 l 

631 Para el presfuerzo: 

MM M -
F = M = V 1 . d 1 c. + z e = - (v' - d, ) 

o 
632 Para el concreto 

MM M flM 1 - m 

---v' = U"{ rr~ 
= Mr-

1 =F 
p h 

V a2+ al V 
V' Del diagrama de esfuerzos bajo carga máxima se escri-

be 

F 
ag= = = 

h 

F 
S S = .I - -- h pvv 1 

a' F ' pvv' = o v' +a' V 
2 2 h 2 I 
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V 1 a 2v' +O'p,V 1 
-- = 

1 F h fJv' 

1 F 
p h 

= 
V a2 +a~ 

V 
\JB 

c. = a.2 a~ bv, 02 h - 1 ) .; PV ( 1- a~ h = = 
a 2 v' -( v'+ a' +a 2v a2 2. V 

h 
e'= a{ . = - pv - 1 ) 

a 1 v'+al v 

F = = 
1 + v'-d' 
Sv 

e = - ( v'-d' ) 
o 

1 llM = ---
V J o 

1 

I =F - /1> h 
V a 
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Flexi6n de trabes isostáti~as 

6T 6T 

' 1 

"4.00 J 4.00 ' 4.00 
1 

l 

Sea una trabe rectangular sobre dos- apoyos de 

Claro l 
Ancho b 

= 
= 

12 m. 
1 m. 

Dos cargas de 6 toneladas.situadas al tercio y a
los dos tercios del clard 

tes 

la re s i s t e n c,{á ·~ p e r m f S Í b 1 e del concreto es -
de 

kg/cm 2 120 

La resistencia permisible a tensi6n o 

Los valores que se deben calcular son los siguien-

a) Para el concreto 

Peralte ( inc6gnitas de cálculo 

b) Para el presfuerzo 

La excentricidad e0 del cable 
La fuerza F necesaria. 

1 Cálculo del momento de carga viva. 

M = Ms = 6 x 4 = 24 Tm. 

.¿ 
V 

e.-L) 
v' 

Se supone la secci6n sub-crítica por lo que: 
,¿ ,¿ M 

=--=S= v v' 
Se deduce 

24 3 
1200 = 0.02 m. 

el peralte de la trabe de la rela-
e i ón: 

,¿ =~ lo que da h = .346m. 
V 6 



z = 

e. = o 

2 

- , 08 -

Cá 1 cu i o de 1 p·resf~~ 

FJ = -~ 24 o /)ea. F 1 = ;.:. {.¡ , L • 

Ph 1/3 X o346 

Se checa que efectivamente la sección·es ~ 
subcrítica; calculando F2 

MM 

MM = momento de peso 
carga viva. 

z 

El ~bmento -de ~arga viva es 

propio + momento de 

= 2 4, Tn1. ·-

o346 X 1x2.5x72 2 
El momento de peso propio =---------- =15Tm. 

Por lo que MM = 39 Tm. 
8 

+V 1 _ d 1 = o 3 4 ~ +o ~ 4_§_. _ o O 4 = • 79 m o 
por lo que 

. 6 2 

205 ;t. 

la sección es sub~crítica pero ya al lí
mite. 

3 Cálculo de exc entricidad 

. .l 
Sv' 

_1_ 
Sv 

o sea 
.346 

6 

39 

207 
= - • 7 3 m. 

Se puede checar calculando e0 a partir de -
la segunda fórmula es decir 

es decir _ ~6 
6 

15--.13 
207 

Que los dos resultados son idénticos y que
el núcleo de paso se 1 imita a un punto. 

4 Cálculo de los esfuerzos 

l) Peso propio ap= 1 5 
:-r = 

a'= p· -75 kg/em~ 

2) Presfuerzo 
F ~ 207 207 " o 1 3 --15 kg/em~ aó = = ---
S .l/v 3.46 o 2 

a' = _f_ + ~ = 2..Jl..]_ + 2.QZ X • 1 3 = 1 9 5 kg/em. o 
S .l/v' 3.46 • 2 



-75 
75 

+ = 

195" -75 

Presfuerzo Peso Propio 
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Bajo carga permanente los esfuerzos son en
tonces ( en la fibra superior ) 

a¡ = 75 75 = o 

al = -15 + 195 = 120 kg 1 c.m 2 • ( va.tolte..6 petLm.i..6.i.b.f.eh}. 

Carga Viva 

as = 
24 =120kg/c.m~ ·--:-r 

a' -.2 4 =1ZOkg/c.m~ = 
S • 2 

Los esfuerzos bajo carga viva son entonces: 

a2 = O + 120 - 120 kg/c.m~ 

a~ = 120- 120 =O (e..66ue.Jtzo.6 pe.Jtmi..6i.b.te.h ). 

El diagrama de los esfuerzos se dá a conti
nuación. 

o 

+ 

120 -120 o 

Carga Per- Carga Viva Carga Pennanente + Carga 
manente viva. 
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10.- DISPOSICiONES CONSTRUCTIVAS. 

1 • Diferentes tipos de secciones usuales, ventajas e 

inconvenientes. 

•' 

2. Consideraciones referentes al trazo de los cables 

y espesores mínimos de concreto necesario. 



10-1-1 

10-1-11 

10 - 1 DIFERENTES TIPOS DE SECCIONES USUALES 

Criterios de formas de secciones transversales 

Resistencia a flexion y cortante 

La resistencia a flexión (~ - T ) debe ser lo más grande con 
Vs Y·vi 

la cantidad mínima (área) y peralte minimun (h). Es decir que 

el rendimiento " f " debe ser lo más alto posible; entonces, 

por eso, concentrar el concreto en 2 patines opuestos. 

El valor,maximum de f =_! __ 
S Vs Vi 

( = 1) es obtenido caneen-

trando el concreto en 2 patines muy finos ligados entre ellos por 

una alma muy fina. 

Pero se debe ligar los 2 patines por una alma que impide el des

plazamiento relativo. Esta alma debe resistir entonces al esfuer

zo de corte longitudinal y por consecuencia al esfuerzo de corte 

transversal o sea Cortante 

Lo que aclara la fonna de vigas en I o cajones, con'sti tuidos por 

2 patines ( que dan la mayor parte de resistencia a flexión) li

gados por una o más almas (que aseguran la resistencia al cortan

te). 

10-l-111 Construcción de las almas 

a) Para obtener el mejor rendimiento 11 
(' 

11 entonces la 

más grande resistencia a flexión, se debe reducir al 

maximum el ancho de las almas. 

**** 
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b) La solución ideal por eso es de constituir las vigas en 

forma de cercha, pero es una solución costosa por su com

plicación. Es, utilizada en casos particulares como: 

vigas ligeras de edificios con peralte grande 

( vigas de techo ) 

vigas de grande claro por las cuales se debe,dismi

nuir al máximo el peso propio. 

e) Las al~as son, en la practica, llenas con espesor mínima 

"a" fijada por: 

condiciones de resistencia al cortante 

y condiciones prácticas de colado 

10-1-112 Espesor mínima (ver §22.23 Disposición de cables en almas) 

de las almas 
( fig. 8 bis) 

10-1-113 Orden de magnitud del rendimiento de secciones 

2 

Rectangular T I CajÓn 
" 

1 

Fino 

e e e i o'n 

- T T ~/ 111/l~;LL.J 

V ~ 
rl¡¡¡¡¡lj 

··-

e 1 1 3 ,-....J Op4 ~ Op5a 0,55 ""' 0.6 - 1 

**** 

1 ¡ 
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10-1-12 Resistencia a la torsión 

10-1-121 Características a torsión de secciones 

h' 
/b 

>. 

'A' 

a). Secciones rectangulares b x h con h > b 

Momento de inercia a torsión: J = A b3 x h 

Esfuerzo de corte maximuro~ debido a un cople Mt, en el 

medio del mas grande lado h O:Mt --·----

LO L2 1.5 2-.o 2.5 3.0 4.0 5.0 iO.O 

0,!41 1 0,166 0 8i96 0,229 0,249 0,263 0,281 0,291 0,312 

0,208 0,219 0,231 0,246 0,258 0,267 0,282 0$291 0,312 

b) Secciones abiertas, compuestas de rectángulos finos 

e) 

3 
J = E 

i 
h. x (b.) con 
~ l. 

3 

Losa J = 

hi » bi 

d) Cajón cerrado, cuyo espesor de pared es fina, y cuya 

fibra media, de longity~_L._~ierra la sección S 

J = 4 

f dL 
e 

S 

.....__ ·---------
e) Módulo de elasticidad ~ransversal : G = E 

2(l+r) 

00 

0,333 

0,3~ 

coeficiente de Poisson comprendido entre 0,15 y 0,25 

**** 



10-1-122 Consecuencias 

r~~--.-

1 
; 
¡~~-· 

¡ 

~ '' 

f ' I 1 
5 

1 
! .-¡ 

a) Para obtener una buena resistencia a torsión se debe 

S e 

emplear secciones transversales cerradas (secciones llenas o 

cajones) 

Ejemplo: Sean 2 secciones de mismos peraltes y ancho 

y misma. área diferentes por la forma: 

suma en I - la otra en cajón 

e e i 
1 

o n Inercia de Torsio'n Esfuerzo de Corte 

ej_ r b ., 

T~Fb iO 3 Mt 
~ = 0,6 J~-be be2 . 3 

~}·b 1 CajÓn con Paredes 
Jc= e b 3 

, Mt 

1 ~= 0• 5 eb2 
1 

L 
Finas 

¡.._b_..J 

Como por ejemplo e = b 
10 

J'= 30 J G' = e;" 
6 

La sección en cajón gira 30 veces ~enor, y tiene 6 veces 

~enor de esfuerzo de corte. 

b) Para las vigas que deben soportar solicitaciones de tor

sión importantes (vigas curvas, o desviadas), es conve

niente de darlas secciones cerradas. Pero se debe anotar 

que dando más rigidez a torsión a la viga, se aumenta la 

solicitación a torsión. 

***** 

J 
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10-1-2 Secciones rectangulares 

10-1-21 . Losas llenas 

10-;1-22 

D 
Loso Llena 

La sección rectangular es la más económica respecto a la c~mbr~ 

y el colado. Permite además de tener el peralte mínimum. Tiene 

una gran rigidez a torsión y una gran resistencia al cortante. 

Se necesita pocos estribos. 

La losa llena, robusta y fácil d~ ejecución conviene muy bien para 

puentes chicos cuyo claro varía entre 15 y 25 m, con peralte 

h ::: i 
30 

Losas aligeradas 

La sección rectangular llena es demasiado pesada para claros . 
grandes (sobrepasando el "claro crítico ": su peso propio cuesta 

como la carga de servicio). Además su rendimiento es muy bajo. 

Es interesante de quitar concreto para elegir la sección sea: 

__.... 

en el centro: losa con'alveoles (sonovoides); cajones 

abajo de la sección: losa nervadurada 

en la parte superior de la sección y en la zona central con 

dos vigas laterales 

~ jooF lohQf 
Loso con Sonovoide CajÓn Vigas- Cojones 

u ls=LF ~ ¿r 
Te Sencilla Losas Nervodurodas 1 

u D o 
1 1 
1 1 
1 1 

1 
Vigas Laterales 

**** 
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10-1-3 

10-1-31 

Losas con sonovoides 

) 

Quitar el concreto en el centro de la sec

ción permite aligerar sin prácticamente 

reducir su resistencia: el concreto quitado 

tiene brazos de palanca a flexión (y) y en 

torsión (r) muy bajos. 

Teoricamente esa solución parece perfecta. Pero esas alveolas son muy. 

<;os tosas: 

en cimbra interior perdida, que debe ser: 

suficientemente rígida para no deformarse 

sólidamente fijada para np hundir bajo el peso del concreto 

sólidamente fijada para no flotar bajo la vibración del 

concreto 

impermeabilización para no absorber la lechada 

en armado pasivo: 

en el surtido transversal, trabaja como viga Vireendel, para 

resistir a las flexiones " secundarias" importantes. Se debe 

además colocar estribos entre las alveolas, y tirantes sobre 

ellas. 

Además el colado es delicado bajo las alveolas. Las chimeneas deben 

ser suficientemente amplias para facilitar la vibración. 

En conclusión, esa solución debe ser reservada a casos especiales: 

como claros grandes con,peralte pequefio (sea para puentes de ca-

rretera 

con 

Vigas -Cajones 

20 

25 

< R. 
< 

h 
h 

Empleo de vigas - cajones 

35 l1J 

35 m 

**** 
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10-1-33 

7 -

cuando las vigas son sometidas a torsión 

vigas paralelas deben tener patines inferior importantes. 

En este caso mejor vale distribuir en losas inferiores entre 

vigas 

vigas con peralte.limitado (para puentes h < 9.. 
25 

secciones sometidas a momentos negativos importantes: 

Ejemplos: 

zonas de apoyos intermedios de tramos continuos 

( o cantilever ) 

puentes en doble voladizo: en construcción todo el 

peso propio se toma en voladizo. 

Tipos de secciones transversales 

Cuando se reduce el número, n, de las almas (de espesor a) n x a 

disminuye; en este caso el claro transversal de la losa superior 

aumenta y entonces aumentan también su espesor y armado. 

El optimum en el caso de los puentes de carretera es: 

r- b<lO!f· ~ 10<b<15m~ 1- i5m<b 

y looF 
i Cojo'n 

Determinación de la sección 

losa superior - por flexión transversal 

losa inferior- por compresión (espesor). En caso que 

contiene cables e = 3 0, 0 diámetro del dueto del cable; e 

espesor de la losa. 

***** 

.. ..1 
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8 

~-·Almas. Espesor determinada por: 

condiciones de colado 

resistencia al cortante 

resistencia bajo el anclaje de presfuerzo 

- se inclinan las almas algunas veces - por estética 

para aumentar el espesor de la losa inferior reduciendo 

el claro de esa misma. Pero el colado es más complicado; 

se debe prever duetos para los vibradores. 

Ejemplos de puentes colados en lugar sobre obra falsa 

En es~e caso, el precio de ~a cimbra es caro. Se debe adopta~ 

formas sencillas ( lo que facilita el colado) 

para claros limitados (inferiores a 40 m en claros continuos) 

y relación de peralte a claro del orden h> ~ , se adopta la 
25 solución de losa nervadurada con nervaduras rectangulares 

o trapezoidales. 

para claros más importantes, o peraltes bajos disponibles, se 

adopta la solución de viga - cajon. 

Ejemplos de puentes con trabes prefabricas 

Numerosos puentes son constituidos por claros isostáticos de 20 

a 50 m. todos idénticos, a base de trabes prefabricadas. 

El uso del equipo necesario para la colocación de las trabes es 

económico que si hay muchas trabes ( miminum 15 trabes). 

Según las posibilidades del equipo: 

se puede prefabricar elementos muy pesados (claros enteros) 

vigas aisladas 

~artes de vigas (~is, fácil de transportar) 

* * 
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Forma 

El molde sirve para colar muchas trabes; entonces es ventajoso de 

complicar la forma para ahorrar concreto. 

Como se vibra por el exterior su alma puede ser fina. 

·Se adopta, en general, una forma en l. 

El ahorro de concreto disminuye el peso de la viga, facilita la 

colocación, y disminuye también el· número de cables. 

Dimensiones 

Peralte. El valor económico es cerca de 1/16 del claro.

Puede bajar a t Después aumentan los cables rápidamente. 
20 

Distancias entre vigas (d) para vigas prefabricadas d puede 

variar entre 2.75 m y 4 m. (Para puentes colados en lugar d 

entre 4 y 6 m. el optimum) 

Ancho del patín superior (b) determinado por condiciones de 

·colocación b = 0,6 h o ~ (peligro de pendeo a la coloca-

~dmf 

50 
ción) • 

Area del patín inferior - debe ser suficientemente grande 

para 

contener todos los cables 

tener esfuerzos de compresión admisibles durante la 

construcción 
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2. CO 1'-J .. \CIO NES REFERENTES AL TRAZO 
DE LOS CABLES. 

GENERALIDADES 
. a) Para diseñar una tTabe se emp.ie 
za por determinar las secciones más

; solicitadas en flexión. 

¡·-·----:-----------------
.J ~- ---....... 

Se concentran los cables en las 
partes soméfidas a tensiones bajo el 
efecto de las cargas exteriores o sea 
para una trabe continua: arriba sobre r"'-.... """ ..... _, 

~--==-_........., ...... - " 
A-----

CA ti.l:_ E S LARGOS NUMERO CONSTANTE 

! los apoyos intermedios; abajo en el ~ 
1 ::entro del daro.--

Fuera de estas, secciones se debe de
terminar un trazo de cables que siga 
las cond,iciones de cargas exteriores. 

4A61...~S CORTOS NUMERO VARIABLE 
1 

1' 

El producto Fea , debiendo ser pro-
porcional e les sol icitcciones, se pue 

f 1 a. t 

r -
'den pasar los cables en secciones 
1 particuÍares, sacándolos en 1 as partes 
superiores o inferiores de las vigas. 

______ ¡ 

b. -) Esta disposición ayuda a la resistencia al cortante. 

c.-) Pero, son las condiciones prácticas que determinan el diseño~ 

CONDICIONES PRACTICAS A RESPETAR 

22 1. -) Se debe estudiar la disposición de los cables en sección trc:nsversal en 
!as zonas. 

más solicitadas en flexión. 
de extremo donde se anclan los cables. 

Posteriormente,. se estucHará el trazo entre las secciones ya menciona
das tomando en cuenta las solicitaciones exteriores y el método con~
tructivo. 

22 2. -) Disposiciones de los cables en sección transversal. 

Se dispondrán los cables de tal manera que : 



,• 
- - 7 36 -

a) El concreto puede bajar correctamente: hasto el fondo del molde 
con todo el espacio necesario para la vibración.' 

b) El recubrimiento de los cables sea suficiente para asegurar la ~ 
protección del cable contra la corrosión, y también para aseg~ 
rar su adherencia al concreto. 

Los diferentes factores que int:ervienen en éstas condicipnes son 

._- El diámetro del dueto. 
El tamaño máximo de los agregados. 
El diámetro del vibrador. 

22 21. -) Paquete de cables : 

De man~ra general es aconsejable el seguir las siguientes regles: 

A/0 

a) Cuando se trota de ·cables 
de capacidad superior a 100 to
neladas, es preferible mantenerlos 
aislados ( ejemplo puente de 
Abidjan ). 

b) Cuando los cables son de -
menor capacidad y numeros~s, es 
preferible agruparlos, en paquetes 
para no tener una sección de con 
creto en forma de 11gruyere 11

• De
esa manera se concentran los ca
bles aumen'tando la excentricidad 
y se dá más rigidéz a los duetos. 
También el concreto tiene más -
espacio para su paso. 
Pero se deben 1 imitar los paque
tes,( así como el agujero que 
afecta el concreto). 

paquetes verticales de más de dos cables presentan el riesgo ~ 
de que salgan de su posición al colado. 

paquetes horizontales de más de 2 cables pueden impedir ur -
colado correcto debajo de ellos. 

Los paquetes que se pueden admit;r agrupan en general 2 ó 4 cables.
Se deberá también limitar la fuerzo total desarrollada por !os cables
de un mismo paquete 6 • aproximadamente a 330 toneladas 
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uo. a 

1 

Además se deberá : 

Cuidar el buen colocado de las zonas donde se separan los ca
bles progresivamente. · 

Emplear duetos cuya rigid~z sea suficiente para no. tener apl~ 
tamiento en iTayector'ia curva en caso de 2 duetos. 

22 22. -) Recubrimiento mínimo de los cabies 

a.-) El concreto debe bajar correctamente entre un dueto, el pañu 
del molde, u orro dueto. 

Este espacio debe ser suficientemente grancit: para dejar paso a 
los mayores agregados y también para no tener un efecto de -
11 arco 11 

b. -) El recubrimiento del conc¡eto debe ser suficiente para prote-
ger el cable contru la corrosión. · 

c.-) Finalmente, se puede optar por los recubrimientos siguientes 

Se cambiará ~ por 4 cm. si }J < 4 cm. 
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NUWfRO DI 
COLUWNAI Dll 
CABLES 

tiO~ 

"'NCHO WINIWO 
O[L ALWA, 

~~ fll• .... 
.~ 

uo • ., 

·¡.u 

22 23. -) 

i 3H · 

j ~ntre un paño y un dueto fo 

- Entre un pafio vertical y unr.1 coi umna de cables 1 • 5 

... Entre dos duetos : 
1 linea 2 1 ínecs 

en el sentido vertical p LS% 
en .. el sentido 1 o 1 r.or1zonta p "1.5 p 

Cuando se vibra el concreto por medio de vibradores internos 
se deben prever chimeneas de vibración cuyo número y diáme 
tro depende del diámetro "D 11 del vibrador. 

Como indicación se puede admitir 

Diámetro de la chimenea 1.5 a 2 D según la profundidad. 

Distancia entre el eje de la chimenea al paño próximo 4 D;. 
al eje de alguna otra chimenea 8 D. 

Disposición de cables que suben en las almas : 

1" 
1 
1 1 

1 1 
1 1 
1 1 

i 1 

Para facilitar: el colado de la 
trabe y evitar de reducir dema
siado el ancho del alma que re~ 
siste al cortante, se debe 1 imitar 
el número de cables que suben·
simultáneamente ( suben normal
mente uno por uno ~uando el 
alma de la trabe es fina ). 

flg, 8 bis 
Ejemplos de disposiciones en ca

! so de secciones sobre-criticas : 

1 2 :S 

w u ~ o 
o 

7 

IU+I 7+4~ , .. + 11 ~ 

117' 27 18 -· 

4 
1 ( .,. r( 11 ( 11 

11m -9 1~ &o~' 
?+al Jé + a 11 
prs8 par 
17 118 

·' 

11 ( f1 

~~eo4, 

ap +-rtl 

""'11 Gf 

a.-) Se deben poner los cables -
en excentricidad sin imponer des 

t
i viacíones en planta demasiado :: 
1 fuertes. Además no deben formar 
1 en planta uno barrera que imp.j
! da el paso· del concreto y de 
\tos vibradores. 
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b.-) Ejemplo del patín inferior de una trabe prefabricada de 
puente : · 

En el centro de claro, generalm~nte los cables están en 
3_ paquetes. 

El paquete central tiene más cables porque ésta posición 
central permite subir los cables directamente en el alma 
sin desviaciones •. 

Por ende se subirán primero estos cables centrales y 
posteriormente los cables de los paquetes 1 aterales. 

Eso permite evitar lo tapa que se forma en la disposición 
b • 

c.-) -Ejemplo de una secc1on sobre un apoyo intermedio de una 
trabe conti'nua colada en sitio : 

Se debe bajar los cables en el eje del alma.· 

Se les agrupa en 3 paquetes uno en el centro y 2 iatera 
les. Bajan primero los cables del paquete central y :
alternativamente los de los paquetes 1 aterales, aseguran
do la existencia de una chimenea libre cuando la otra -

está ocupada. 
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2 3· • -) ASCENSO DE UN CABLE 

Para limitar las pérdidas por fricción en su dueto, y facilitar su colocación, e! 
cable debe tener un trazo : 

lo más regular posible. 

de radio de curva suficiente. 

El ángulo de sal ida en la fibra superior, debe ser suficientemente grande. De -
no ser así la longitud de la caja de sal ida necesaria para colocar el gato podría 
ser demasiado grande y dificultar : 

los ascensos suces-ivos de cables { falta de espacio ). 

el paso de cables transversales, o del refuerzo transversal; 

el colodo bajo las cajas de sal ida. _ · 

los valores usuales de los ángulos de sal ida son variables entre 20°y 30°. 
,.-~--

' . 

---- ----~--------

2 4 • -) DIVERSOS TIPOS DE TRAZOS. DE CABLES 

24 1. -) 

t' ICJ .12 

Cables continuos anclados en el extremo de una trabe. 

a.-) Ei espaciamiento de los anclajes debe ser suficiente para 
no solicitar demasiado el concreto. 

b~ -) El anclaje del cable inferior deb~ estar suficientemente 
bajo para que influencia cubra bien la zona de apoyo. 
Se supone una repartición a 45°a partir del paño del -
anclaje. 



'Í'ird4 
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e.~) Cuando se tensen 1 os cables en diferentes fases se deberan 
tensar en pnmera fase 

--v- -- - r" ....... la mayor parte de los cables largos ( pera comprimir la -
viga en toda su lo'ngitud ). 

.:<:C>C~U IHACC:E51l!U!:SS , 
hl l.ll 'AS 11: 1 

-- ~: 

Algunas veces la totalidad de esos cables cuando el exrre 
rno quede posteriormente inaccesible. 

Es el caso usual de los puentes de trabes precoladas. l.'.,a 
vez colocadas en su lugar no se pueden tensar dichos :ab' e< 

Se tensan entonces los cables de 2a. fase por la parte su

perior de las trabes. 

24 2. -} · Cábles saliendo en claro de la trabe y subiendo por el alma. 

a.-} Est·e ascenso : 

Mejora la resistencia a flexión ( reducción ' 1 de· rno~ 

mento F ) y el corte ( componente F ) • 
·Facilitae~a colocación del cable. 

b. -) En una zona donde los momentos de flexión ·Cambian de 
signo no se debe dejar la sección sin presfuerzo. las 
zonas de sol idas de cables deben traslaparse. 

-- -=---='-- -- 1 

c.-) las condiciones de construcción son también determinantes 
en el trazo de los cables. 

------

--. _r' 

Por ejemplo, es mejor para una trabe colada en lugar 
evitar el tensar los cables por abajo de ia trabe coloc,,.., .... 
do anclajes muertos en ios extremos inferiores de los cfl ·
bies ( esquema ~ y ~ ). 

* * 
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