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DISEÑO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO 
PRESFORZADO: INTRODUCCION 

F. Robles F o-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-· 

creta 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-

sienes, que es precisamente lo que se hace en el concreto refo!.:, 

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

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

fuerzo garantiza una r·esistencia adecuada, no impide el agrieta -

miento del concreto a niveles de carga relativamente bajos. Son 

bien conocidos los efectos desfavorables de las grietas sobre la 

apariencia y durabilidad de los elementos de concreto reforzado; 

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

ha habido diversos intentos para resolver el problema, la con 

tribuci6n más importante suele atribuirse al ingeniero francés 

Eugenio Freyssinet, quien. convirti6 en realidad práctica la 

idea de presforzar los elementos de concreto reforzado. 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~ 

fuerzos 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 presforzar significa la 

creaci6n intencionada de esfuerzos, no para elirr\~nar tensiones 

__ ~~?lu~i_vamente, sir:to para mejor-ar_:- -~~ -~~f'!\¡::J_9rtamiento general 

de la estructura (cap 1 de la ref 4). El presfuerzo se utiliza p~ 

ra controlar no solamente el estado de agrietamiento, sino tar:!: 

bién el de deformaci6n. De acuerdo con los criterios modernos 

de diseño, incluso no se considera imprescindible eliminar to -

---------talmeAte-el-a§rietarrtient:e-.-Así'-,-el-GOAc;:reto-~resforzado-~uede 
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concebirse simplemente como una modalidad del concreto re­

forzado ordinario, con~tituyendo el presfuerzo una solicita -

ci6n artificial que introduce el proyectista en los elementos 

estructurales para alcanzar alguna finalidad que se esti.rne 

ventajosa. 

1 .. 2 Ilustraci6n del principio del presfuerzo 

El principio del presfuerzo puede ilustrarse en forma 

elemental con los siguientes ejemplos o Considérese una viga 

de secci6n rectangular, de concreto simple, libremente apoy~. 

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 viga de concreto 

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

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

si6n en la ftbr•a inferior se anulan, aunque los de compresi6n 

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

la ftg IC se muestra la misma viga de concreto , pero con una 

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

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

la fuerza produce un momento de signo contrario al producido 

por las cargas exteriores en la secci6n cr(tica. Las tensiones 
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en la fibra inferior también se anulan, pero los esfuerzos de 
1 

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. 

:i:~ 
------------~"-·~~----------------------------------" ,.tf,:.~ ::~ ... 

- ,' 

.:___ 
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1.3 Comportamiento de vigas de concreto presforzado. Cri­
terios de diseño o Reglamentos. 

En general, una viga de concreto presforzado con pres-

fuerzo excéntrico tiene una curva carga-deformaci6n 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 regi6n de deformaciones negativas, lo 

que significa que, debido a la acci6n del presfuerzo, se prod~ 

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 condici6n de defor 

maci6n nula, en que las deformaciones correspondientes a las 

cargas exteriores quedan totalmente equilibradas por las pro -

ducidas por el presfuerzo o Esta condici6n se presenta, por 

ejemplo, cuando la combinaci6n 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 

tensi6n son nulos en la fibra inferior de la secci6n cr(tica de 

la viga. Durante mucho tiempo, los :proyectistas de elementos 

de concreto presforzado consideraren que no deber(a exceder -
\ 

se esta condici6n. 

Si la carga se incrementa, se i llega al punto 3 ,,__...co....,_._r_._r__..e~s~---------
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pendiente a la carga de agrietamiento, que se presenta cuando 

los esfuerzos de tensi6n en la ftbra inferior de la sección cr( 

tica 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 iniciación 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-deformación exhibe un quiebre marcado. 

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

alcance su esfuerzo de fluencia a 

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

cir, su capacidad máxima en flexión. 

En la gráfica se indican sobre el eje vertical diversos es 

tados de carga típicos, correspondientes a distintos estados de 

deformación y agrietamiento. 

Idealmente, el diseño de elementos de concreto presfor­

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

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

ta está en condiciones de dimensionar la viga, de manera que 

cuente con un grado de seguridad a la ruptura predeterminado 

y que tenga un comportamiento adecuado bajo cargas de servi -

cio. A.sí, comparando la resistencia que puede desarrollar una 

sección 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 pu~ 

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 predicci6n de las variaciones que experimenta el 

presfuerzo inicialmente aplicado, al transcurrir el tiempo, como 

resultado de las caracter(stlcas 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 

q~e 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 todavía muy común, pero se 

concibe la posibilidad de desarrollar métodos de diseño basados 

exclusivamente en requisitos de resistencia, agrietamiento y de-

formaci6n. 
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Fig2. 

Los reglamentos modernos tienden a incluir. las recome!:!_ 

daciones para 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-

nas que la probabtlidad de alcanzar determinados estados lími 

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

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

yecto de reglamento de las construcciones para el Distrito Fe-

deral (Méxtco) (8), actualmente en estudio. 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 

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

ben los sistemas 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 -

cia, 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_tt"'aospol"'.te_desde_los_centl"'.os_de_p~oducci6n_a ·-------­

la obra. 
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Las instalaciones para la producci6n de elementos pr-etan-

sados pueden ser de características muy distintas. Fundarr·,ental 

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

muertos de anclaje, mol(jes, gatos para tensar los tendones, gr·ú 

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 medio 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 los mo-

vimientos diferenciales de las instalaciones, a fin de evitar tener 

que hacer ajustes frecuentes para conservarlas debidamente nive 

ladas. 

El dimensionamientn 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 -

seño. En la fig 3 se muestra esquemáticamente una instalaci6n tí 

1 

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

damente, pudiéndose considerar 1 00 m como valor promedio. 
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~-- liUERTO DE ANCLA~E 

TEN DON 

ELEMENTOS PRETENSAD9S 
1 

Fig3. 

En general, por sencillez constructiva, los elementos pre-

tensados se fabrican con tendones rectos. Algunas, plantas pres-

forzadas cuentan con dispositivos que permiten desviar }os 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 se 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 m~ 

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

ña o la fricci6n, o una combinaci6n ole ambos recursos. En la 

fi.g 5 se presentan algunas variantes usuales. Existen anclajes pa _______ _ 

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

las plantas de pretensado, los tendones se tensan individu~t­

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 empl6o de gatos hidráulicos de distintos tipos. Los 

gatos pueden ser c.Je capacidad relativamente pequeña, cuando 

se estiran los tendones individualmente, o llegar a tener cap~ 

cidades de varios cientos de toneladas, cuando se estira un 

grupo de tendones grandes. El control de presfu.erzo aplicado 

se realiza midiendo la longitud estirada directamente y por m~ 

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

PARA DES­

VIAR HACIA ARRIBA 
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Sistemas postensados 

ANCLAJE 

CUÑA ANCLADA POR 

TORON 

FIJO 

MOVILES 

CUÑAS MOVIL.ES DENTADAS 

EN DOS PIEZAS 

Fig 5 

i 
' 

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 operaci6n puede hs.cerse desde un solo extremo, 
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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 o 

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 o 

En algunos casos se forman duetos dentro 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 mayorfa 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 o 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 ?)o 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 o 

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

ci6n entre las cuñas y los tendones o 

2 o Apoyando directamente el tend6n sobre una placa por 

--------medio-de-un-en@rosamiente-fel'"'maeo--en-el-extremo-ee-los-tendo--------

nes. 
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3. Usando dispositivos a base de rosca. 

4. Doblando los tendones. 

ANCLA~E FIJO 

S 
TENSADO POR UN EXTREMO 

L 

GATO 

EX~ 1 TENSADO POR AMBOS 

Fig 6 

CAI:ILES POSTENSADOS RECTOS 

f 
CABLES POSTENSADOS CURVOS 

t;:----------------------- -1 

Fig 7 
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En las refs 2-5, 1 O y 11 se encuentra informaci6n so­

bre la forma en que estos procedimientos de anclaje han si 

do utilizados en diversos sistemas. 

2.3 Comparaci6n entre el pretensado y el postensado 

La elecci6n de uno u otro sistema de presfuerzo está 

condicionada por consideraciones técnicas y econ6micas y d~ 

penderá de las circunstancias particulares de cada caso. A 

continuaci6n, 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 fabricaci6n de el~ 

mentos estándar en forma repetitiva. La posibilidad de utili -

zar sistemas altamente industrializados puede significar econ~ 

mías importantes, siempre que el volumen de fabricaci6n sea 

lo suficientemente grande y uniforme. 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 inyecci6n de duetos. Se presta a la constru~ 

ci6n de estructuras mono 1 íticas de grandes proporciones. Así, 

---------,gracias-al-contrcn-soore aeformaciones que puedalograrse a 
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través del uso del presfuerzo, es ahora posible alcanzar e'; 'l. -

ros de más de 1 00 metros en estructuras postensad~s pari=l 

puentes y techos • 

3. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES 

3. 1 Concreto 

Tipos 

En la mayoría de las estructuras de concreto presforza­

do suele usarse concreto de peso volumétrico ordinario (2200 

Kg/m3 ). 

Sin embargo, e.-1 algunos casos puede ser interesante el 

uso de concretos ligeros, sea de agregados naturales o sea de 

arcillas expandidas (fig 8). 
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Resistencia a compresi6n 

Suele tenderse a concretos de resistencias 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 de 1 con 

r reto con el tiempo, para conocer con qué resistencia se cue~ 

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

ni obras inicia les de las piezas cuando todavía no se han alcan­

zado los valores especificados para las condiciones ·.de trabajo 

norma 1 (fig 9). 
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Para poder estimar el riesgo de agrietamiento en' v1. -

gas de concreto presforzado es necesario conocer la resh> -

tencia a tensi6n del concreto. Este puede determinarse de. 

manera indirecta por medio de la prueba brasí leña. Puede 

calcularse a. partir de la resistencia a compresi6n por me -

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

- b -

Te:-.~~'~ 
M~ ~ro" i ,_d._ · 

Resistencia del concretO a la tensi6n. 

Fig 10 
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,• 

Curva esfuerzo-deformaci6n y m6dulo de elasticidad 

En la fig 11 se muestra una curva esfuerzo-deformaci6n 

'tipica del concreto, obtenida ensayando una probeta cilíndrica 

en compresi6n. La resistencia del concreto corresponde sie~ 

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

Corno 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 módulo de elasticidad del concreto 

en funci6n de la resistencia a compresi6n. 

--------
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Efectos del tiempo 

El concreto se deforma con el tiempo. Los dos efectos 

del tiempo fundamentales son la contracci6n, que es indepen 

diente de la carga, y el flujo plástico ,que var{a 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 

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

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

fig 13 se dan algunos datos aproximados de la proporci6n de 

deformaci6n tata 1 que se registra según la duraci6n de la car 

ga. 
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Las deformaciones unitarias debidas a contracci6n va -

rían de 0.0002 a 0.001. Para diseño es frecuente considerar 

de 0.0002 a 0.0004. 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 

del medio ambiente • 

Efectos de la temperatura 

Las dimensiones de las piezas de concreto varían con 

la temperatura, como tantos otros materiales. El coeficiente 

de expansi6n térmica para concreto suele variar .entre O .000 00 7 

y O. 000 01 , por grado centígrado de cambio de temperatura (fig 

14). 

----~~--~------- ------------------------------- ---
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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"'O 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. 

-------
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POR QUE DEBE USARSE ACERO DE ALTA RESISTENCIA? 
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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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ESFUERZO CONVENCIONAL DE FLUENCIA 
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4. PERDIDAS DE PRESFUERZO 

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 

características plásticas del acero y del c::oncreto. Existen o­

tros factores que contribuyen a océ71sionar pérdidas de pres -

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

causas que ocasionan pérdidas y unos valores típicos de su 

magnitud expresadas como porcentajes del presfuerzo inicial. 

·-
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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_!2 

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 campC? 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 oue se aplica inicia¡~ente a un cRble, sufre 

p6rdidas 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 importanteo 

Las causas que originan las pórdidas de pre sfuox·zo son 

el acortamiento elástico del concreto,la fricci6n, el desli­

zamiento de anclajes, la contracci6n y el flujo plá~tico del 

concreto y la relajación del acero. 

Las pérdidas mencionadas pueden considerare~ como instan­

táneas las debidas al a.cortamiento 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 pé~ 

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

del tiempo, hasta llegar a estabilizarse. 

'Las pérdidas de presfuerzo &n aleatorias 

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

continuación,al estudiar cada una de ellaso Sin embargo, cuan 

do se tenga toda la información requerida, deberá hacerse con 

la mayor precisión posible. 

En las conclusiones del presente articulo, se especifican 

recomendaciones respecto a las pérdidas de diversos reglamen­

tos as! co1no las de la propuesta de modificaciones al Regla~ 
1 

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

afecta el estado limite de falla pero si puede influÍr en el 

comportamiento bajo los estados limite de servicio, manifestán 

dose por ejemplo en deflexiones excesivas o en agrietamientos 

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

3.2.- PEHDIDAS INSTANTANEAS 

3.2ol.- 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 9 el miembro Pe 

acorta y en forma simultánea se acorta t8mbién el acero de 

presfuerzo 9 traduciéndose en una pérdida de tensi6n en el mi~ 

mo. 

Considerando el Rcortamiento del concreto provocado por 

la fuerza d~ presfuerzo1 

~@ 

F6rmula en la cual: 

Fo = fuerza de presfuerzo inmediatamente después 

de la transferencia. 

La pérdida de presfuerzo valdrá: 

~ 'F~ e:.~ Au:te-p:;;;; ~E~~ -:.'b n 
A~ E~ 

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

presfuerzo una vez producidas las pérdida:} intantáneas, corre_§ 

pendientes ~1 acortamiento elástico como ~tl deslizamiento de 
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anclajes y la fricci6n. 

El valor de las pé~didas por acortamiento elástico es r~ 

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

por lo aue puede compensarse mediante el sobretensado del ac~ 

ro de presfuerzop teniendo cuidado de aue no se sobrepase el 

\'sfuerzo 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 simultáneamente, el acortamiento 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 cables. 

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 erupo ue cables y utilizando la mitad de este valor ~ 

ra la pérdida en el resto de los mismoso 

3.2.2.- Pérdida por fricci6n 

3.2.2.1.- Miembros pretensados 

Luando los alambres son rectilíneos las p6rdidas por fri~ 

ci6n en elementos pretensados son despreciablesa Bn el ca8o de 
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alambre de presfuerzo con trazos rectos quebrados mediante di~ 

}lositivos, la fricción pnede s~r importante y su cálculo depeQ 

de del tipo de dispositivv empleado, determinándose su valor 

por métodos experimentaleso 

3.2.2o2.- Miembros postensados 

Dur8nte 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 oe 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 al hacer el trazo de los mismos y las peoueñas desvia­

ciones accidentales debidAs a la oeformaci6n del cable por su 

peso propio y por los desplazamientos del mismo ourante el c2 

lado. 

Para determinar la expresión para el cálculo de pérdidas 

por fricció~ el procedimiento es semejante al empleado en las 

pérdiñas por 1ricción en poleas aue Ee estudia en los cursos 

de ;ne cáni ca. 
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 de(. , el cable 
q- '/o ejerce sobre el dueto una fuerza centrípeta, de valor ~~ 

y una re~cci6n debidEl al frotamiento cuyo valor es: .)A~ 

, 
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A 

FIG. :1. 

Las pérdidas del punto A al B cuya longitud es 'R ~G(., 
serán: 

La soluci6n de esta ecuación diferencial es~ 

f"T"' ' CT ' ""'.)4 o4 
" Cd,.) = "1 o (2., 

en la cual 

' 'f <.ot.) = la tensi6n en una secci6n dada con una desviaci6n 

angular o<.. 
("T'!_ ~ _ = la tensión en el extremo donde se aplica el gato~ 

Las pérclidasde presfuerzo debidas a las peaueñas desvia.­

ciones accidentales mencionadas, se consideran uniformemente 

repartidAs en toda la longitud del cable, con un coeficiente 

llamado Ko 

El valor de la tensión final en el cable, stooando las pé~ 

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

tancia del extremo de aplicaci6n de la fuerza de prP-sfuerzo -

será: 
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Para valores peaueños del exponente, menores aue 0.3, 

puede emplearse la expresi6n~ 

En ambas expresiones~ el valor dee(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 \( , varian consider§!:. 

blemente de acuerdo con las características de los cables y 

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

mar los 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 anclaje. 

La pérdida de presfuerzo se efectúa cuando la fuerza de 

tensi6n 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 aue una vez realizado el ancla 

je del acero de pre_sfuerzo, se ~uprime la tensi6n ejercida por 

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

del orden de 1 mm. y en general es despreciable; ein embargo 

el deslizamiento del anclaje puede ser mucho mas importnnte 

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

magnitud del desplazamiento del orden de 5 a 12 mm. Tambián d~ 

pende del diámetro del acero de presfuerzoo 

En general: la p~rdida por anclaje no afecta toda la lon­

gitud del acero de presfuerzo, debido a que el movimiento del 

cable en el interior se contraresta por la fricci6n del mismo 

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

anclaje, se traducirá en una p~rdida de presfuerzo máxima en 

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

je. 

En la longitud X mencionada {fig. 3), se admite oue los 

diagramas de tensiones, antes y después del corrimiento o des­

lizamiento del anclaje, son rectilíneos y simétricos con rela­

ci6n a la horizontal, cuya ordenada es cr~ 
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Si Ar!! es la párdida debido a un corrimiento .Al. del ancla-

je: 

La i~tegral representa el área, ael triángulo asciurado 

comprendido entre los diagramas de tensiones antes y después 

del anclaje del cable. 

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

por lo tanto se puede calcular el valor de X, aue es la dis­

tancia medida a partir del anclaje hasta el punto en el cual 

se aeja sentir el valor de la pérdida por corrimiento del mi~ 

mo; por triángulos semejantes y haciendo algunas transforma­

ciones algebraicas: 
== 

L y .Al. en metros 

.X. en metros 

Es importante calcular el valor de X para trabes libre­

mente apoyadas, debido a que si X'> ~~, el cable deberá ser 

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

tensiones mayores en el centro del claro aue si se tensara en 
., 

ambos lados. 

En el caso del pretensado, el tensa·.do se realiza general­

mente en bancos de grandes longitudes por lo oue la influencia 

del corrimiento del anclaje es prácticarnlente despreciable. 

• 
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3. 3o- PERDIDAS A LARGO PLAZO 

Como se coment6 en la introducci6n, existen pérdides en 

el presfuerzo, ~ue están en función del tiemrow La tensión ini 

cial en el cable se verá disminu!da en primer lugar por las 

pérdidas instantáneas comentadas en el inciso anterior y por 

las pérdidas a largo plazo que son la contracción y el flujo 

plástico de concreto, as! como la relajación del acerop ·nue a 

ccntinuaci6n Ee describen brevemente. 

3. 3ol.- Pérdidas por contracción del concreto. 

La causa prj.ncipal de la contracci6n del concreto es la 

pérdida de agua durante el proceso de endurecimiento y en gra­

do mucho menor las debidas a reacciones ou!micas en el proceso 

mencionado. La parte mas importante de la contracción se reali 

za en los primeros día.s de vida del concreto y tiencle a desa­

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

presfuerzo por contracci6n son menores en miembros postensado~ 

ya oue el presfuerzo se aplica algún tiempo ñespués de colado 

el concreto. 

Cuando el cable está adherido al concreto en sus extremi­

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

ción de le~hada en el dueto aue 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 contracci6n oel concreto dependen de las condi­

ciones del medio ambiente y la dosificacióno Gener·e.lmente el 

valor de dichas deformaciones unitarias varia de 1 x 10 - 4 a 
-4 3 X 10 o 

Tomando un valor de 2.5 

zo será: 

- 4 x 10 , la pérdidP de presfuer-
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3..3.2.- Pérdidas por flujo plástico del concreto. 

Esta pérdida se debe a la deformaci6n progresiva del con­

creto bajo la acci6n de cargas permanentes. La magnitud de las 

deformaciones plásticas depende principalmente de la edad del 

concreto al ser aplicnda la cRrea, de la duraci6n ne la mismf' 

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~ el valor de la oompresi6n del concreto en el ni 

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

e1 concreto valdrá: 
e- .... &b. "" 
ca,~ c::llo -======:D lile 

b 

y la pérdida de presfuerzo en el acero: 

A ero~ ~ ~ e " - ~ f\"" ~ "'! "" - - ~"" - '11 ' " !i:l. E e 

Para determinar el valor de n, se puede tomar como m6dulo 

de elasticidad del concreto: 

E c.~ ¡ ~.,~a o ~ ~ ~ 

El valor anterior Ec 9 eauivale a considerar la pérdida de 

tensi6n por flujo plástico en servico, debido a ~ue en general9 

el presfuerzo se aplica antes de que el concreto alcAnce su va 

lor nominal de f'c: 

3.3.3.- Pérdida por relajaci6n del acero. 

Cuando se tensa un cable con esfuerzo constante, se alar­

ga progresivamente y fluye. Si un cable tensado se mantiene 

con longitud constante, su tensi6n disminuye progresivamente y 

se relaja. 

La pérdida real por relajaci6n es inferior a la realizada 

en los cálculos ya aue la situaci6n real de los cables es in­

termedia a las dos mencionadas. 
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El valor de la p~rdida de presfuerzo depende principalmea 

de la tensión inicial y del tipo de acero: Las ~érdidas por r~ 

lajaci6n ocurren aproximadamente la mitad de ellas en 5 dias 

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

r~lajaci6n son del orden del 5% de la tensión inicial. 

A mayor tensión inicial en el cable mayor Eerá la pérdida 

por relajación. 

Cuando la tensión es del orden del oO% de la ruptura ~ar~ 

tizada del acero, la pérdida por relajaci6n es prácticamente 

despreciable. 

Para calcular las p~rdidas por relajaciónp ciertos rtgla­

mentos, como el fr~ncés de 1973, emplean las siguientes expre-

siones debiéndose 

'2..4 Q,-Q)Ill ~ 

lOO 

tomar la mayor de ellas: 

~ 'fa Cvo) ..... o,.6S .t atf' ~ ~ e~) 
G.?...S +~or 

e~ae,~ + "2. oS ... <::ro t"") ...... O, S S ;!s.'" -= 'f q¡, (~) 
'--· _!.,~~-- .. -·· o' 't.~ ~f' 

• ~ m().,\0 

en las cuales 

~0{X) = tensión inicial en la abscisa,X 

~~~ = esfuerzo de ruptura earantizada 

, ~ los valores en porciento de la relajación 
I:IC;... &ooo '(' '!I.OQ;)Cb 

a 1000 y 3000 horas. 
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CONCLUSIONES o-

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

apreciarse en los incisos anteriores se debe tomar como aleat~ 

rio dentro de ciertos límiteso Las Recomendaciones europeas 

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

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

80%, de esta manera, toman en cu.enta dos valores de presfuerzo 

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

favorables: 

Pl= 1.02 :Po ..... 0.8 A'f~..; valor máximo 

P?= 0.98 P(!) =- lo 2 A~~ • valor mínimo 
.-1 

en las cuales: 

-"Po = tensión nominal inicial en el cable 

A <r'Sl = p~rdidas 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 información necesaria y en caso contrariop se 

supondrá aue en elementos pretensados la suma d~ pérdidas es de 

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

-sin incluir -las pérd-idas- -por- fricción. 

3) El cálculo de las pérdidas de fricción en elementos pos 

tensados deberá hacerse con la mayor precisión posible, ya aue 

en base a los valores obtenidos, se hará el cálculo de los alar 

gamientos en los cables, aue permiten controlar el valor del 

pre~fuerzo aplicado en un elemento poetensado. 

., . 
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EJEMPLO No. 1.- Calcular las pérdidas instantáneas y diferido.s 

en una trabe postensada libremente apoyada. 

DATOS 

SOLUCION 

a) Pérdidas por fricci6n 

o(. = 12~ 
= O. 209 rad. 

~' -l.M~+k,....) 
= ""' Cll <t. en-
= r 13 5 ~( o. 2 3 18\0 xl2 

= 120 Kg/mm 2 

f'c = 350 Kg/cm
2 

(f 0 o = 135 Kglmm
2 

fsr = 168 Kg/mm2 

esf. de comp. del concreto al ni 

vel del cable en 1, (3"111 =lOO Kg/ cm2 

.)A =0. 23/rad 

K =0.003/m 

+ 0.003 X 20)= 135 ~- 0.108 

NOTA.- Si se hubiese aplicado la f6rmula: 

qJ.' = q~ ti -~ot-- k X.) 
= 135 (0.892) = 120.4 Kg/mm

2 

prácticamente el mismo resultado. 

La pérdida por fricci6n v~ldrá: 

135 - 120.8 = 14.2 Kg/mm
2 

b) Pérdida por deslizamiento del anclaje. 

A 1 ::: 1 Wl.IAA, 

K"tsOO~O 
'""Z" :;n=N3Jo 
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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~~= ~ ~En:: o .. o ()O 1.~ ""a.a,...o o o 

:. 5 ~,/W\ '- "'&. 

d) Pérdidas por flujo plástico del concreto 

e) Párdidas por relajación del acero 

A.~~ = ~.as qz ~ ~ ~.es-. ''~> s = ~. "'7 K .:,S/~"""' a 

f) Re8umen de pérdida~ 

fricci6n 

contracción 

flujo plástico 

relajación 

36o 5 Kg/mm
2 

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

sin considerar fricci6no 

.., ' J ~·· 
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EJEMPLO No.2o- Calcular las pérdidas por fricci6n en una trabe 

presforzada continua, entre los puntos C> y C. 

ll.ATOS 

o 
l 

q~= 135 Kg/mm 
2 

fsr = 168 Kg/mm 2 

..,)A = 0.23 rad/m 

K: 0.003/m 

SOLUCION 

~ :::0(., + 204.,_+ 2~,¡ = 6 + 16 + 14 = 36° 

t"'T' <l"f""'a .. (o.1.'J,..,.;r -~~+o.oalt!A4S) 
"-.8 • e: = "fl o «. ' ~ Q 

2 
= 102.6 Kg/mm 

C..· 

lo cual representa una pérdida importante de pres­

fuerzo, 24~ de la tensi6n aplicada en el anclajeo 
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4. 2 ESTJ'.DO IJIMITE DE FALLA DE TRABES PRESFORZADAS 

4.2.l.INTRODUCCION: 

Las presentes notas sobre el estailo limite de fD.lla 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 mismo. 

Le. resistencia será la intensidad de una acción o cornbin.f!_ 

ción de acciones que provocan el estado limite de falla. 

En trabes de concreto presforzado, cuendo aparece el 

_;rietamiento debido a las cargas, el comportamiento de las­

~iimas es semejante al de trabes de concreto reforzado, for­

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

--L·ero y ~- la fuerza de compresión del concreto. 
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lt. 2. 2. HIPOTBSIS GJmERALES 

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

r'e:f'or·nación uni te.ria en un punto de la sección tre.nsversal es 

~r~porcional a su distancia al eje neutro (fig. 1). 

La validez de estP hipótesis ha sido verificada medjante 

~~.-.sRyes de labor8torio y prácticc.rnente se cumple salvo en la 

ruma rlescendente de la curva carga - deflexión. 

Ace.f"o de 
p..-.z~f-u:z.rzo 

E e --------

- Coí\se r voci~n p\ ano d(Z \a~ secc.'rorte.? 

F 1 G U R A 

.. 
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2) Se conoce el dinerama e ~fuerzo - deformaci6n del concre 

to. 

En el diagrama típico en, cornpresi6n axial del concreto 

{fie. 2a), éste alcanza su resistencia a un cierto v~lor de su 

defortnación unitaria máxima títil, Ea, cuv Este valor VDría de 

0.003 a 0.004, de acuerdo con los distintos reglamentos. 

La :fortna del diagrama de esfuerzos de compresi6n rle una 

tr8be en flexi6n es semejante a la curva esfuerzo - de:forma­

ci6n en compresi6n axial {fig. 2b). 

Con el fin de desarrollar métodos sencillos de cálculo, 

los reglamentos de construcción hacen uso oe hip6tesis sim~li­

:ficad~ras p<=~ra fijar el valor de é: cu y de diaeramas iñealiza-
, 

dos de los esfuerzos de compresión en tA.l forma que f·e aseme-

jen a;las ~ue corres~onderian a la distribución real. (fie.2b). 

r.~as adelante se ver8n las hipótesis del. Reglal]lento DDF 76. 

d\agrarno 
f<Za\ 

d·,agron•a 
51m?\i \icndo 

p-· 

~L------='[~~~u~----~l~ [=AL 1 l L 
\Y1a.9 (C. m a. 

'2a -Curva QStuerzo defonnoc·,ón 
• 1' \ ¡;¿n compres1on o..x\a . 

F~GURA 

2 b.- D'1o gro m o. .si m?\·, hcodo de ~"'.;.­
fu<Lr?05 de corYI?resiÓt1 en uno ~QC.­
c\Ón ba_io \\exión 

2 
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3) Se desprecia la res1st~nciR del concreto en tensi6n 9 

lo cual no influye considerablemente en la reEietencia del 

elemento. 
' ,. 

· :1) ~e conoce el nic1gr<Húa esfuerzo - deformación del ace 

Ll J. cero de prc sfuer?o, tit:ne resistencia V'"ria s ve ces 

mayores cue loe aceros ordinarios utilizados en concreto refor 

Ln cr~1ica típica de esfuerzo- deformación en tensión 

<t>:ié:~l nel ;'cero de !Jresfuerzo (fig. 3), no tiene punto de 

iluencla dcfin1do. 

r::xt: r.en V[lrios criterios para determinnr la carea teórica 

de fluenclt!. Por ejem~lop lR AST:.1, con!:idera como carga teóri 

ca ¡Jc flueucia, la corref'pondiente a una defor~nación unitaria 

de 1~:., "~n-tlor oue se utili?.ará en le.s presentes not:.?.s, debido ·. 

u c'ue el Re~lamento DDF 76 no especifica el vc.lor (!Ue debe to-

rngrse, pora aceroE de pr~sfuerzo. 

Se llamará fDr el esfuerzo de ruptura del acero ne pres~ 
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4. ~. 3 o HlFOTESIS DEL REGLAl.iENTO DEL DEPARTAMENTO DEL DISTRITO FEDE 

RAL. 

El neglamento DDF.76 recomienda, un diagrama rectaneular 

de esfuerzos de compresi6n en el conc~eto y utiliza las resis 

tencias reducidas del concreto f e en lugar de las resistencia 

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

control de calidad y el tipo de cargao 

La figura 4 muestra las características sobre la distri­

bución de deformaciones y esfuerzos del Reglamento DDF 76. 
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Acaro d~/ b \.._ 
1 pres~tht,~--

nztucz:rzo 
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1 

\-\ i ro h:: ~\e:, O.c.\ Re~ \ome':'\o ad D D r 7 6 

FIGURA 4 

La de fo1.naci6n unitaria ot: 1 con ere to en compresión cuando 

se elcanza la resistencia de la sección es € cu = 0.003o 

a) Res~stencias reducidas 

!:1 valor de la resistencia reducida en el cor:c.:·C: Lo, f14;1c 9 

erá: 

f'~c = 0.8 f'c 

Para calcular el ancho del blo('lue de esfuerzos, f"c., se 

usará la expres16n: 

f"c = (1.05- f~c 
~ 

O.tl 
1250 

El ce..mbio de f$c a f"c para el diseño ~e debe a la tra.rJs 

fo.L"Jllaci6n del diagrama de la curva real de esfuer?.os de com~ 

0resi6n ~o1 concreto al diagrama rectangular equivalenteo 
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Las resistencias del acero de presfuerzo y del acero de re­

fuerzo serán: 

fsp = esfuerzo en el acero de presfuerzo cuando se 
alcanza la resistPncia. 

f 
y 

= esfuerzo nominal dt fluencia del acero ordi-· 
narioo 

b) Factores de reducción de resistencia. 

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

visi6n de los estados límite de falla, las resistencia esta­

r~n ufectadús por un factor de reducci6n FR, aue valdrá 0.9 -

en flex16n. 

e) Factores ~e carga. 

El fHctor de carga, Fe, por el que deberán multiplicarse 

l.,s accione¡;; nominales, para combinaciones que incluyan exclu 

siv8mPnte ~cciones permanentes y variables, se tomará: 

~=- J • :.-.lJvr•c~~l.iHte al momento resistente de la secci6n sea igual, 

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

ceF.tda. 

Es interer·~r• te Eubraysr que existen criterios diferentes 

en otros re~lamentos, por ej~mplo las Recomendaciones europeas 



.CF..B - I•'IP9 no limitan la cantidad de acero de presfuerzo, lo 

C~dl implica aceptar la posibilidad de presentarse una falla 

La falla balanceada se define como la oue ocurre simul­

t~n~~me~te ~1 Alcanzar el concreto su máxima deformación 

~e .. ¡, = 0.003 en compresi6n y el acero de preefuerzo llega a su 

•'' 1'' 1'•H: :czo cor.vencional de fluencia r;. Para· o e terminar las -ccu 
tJi, ·: ~)nee de fctlla balanceada deberá. tomarse en cuenta la de-

1 o:r •. 1ación lnicial, G; si~ del presfuerzo al tens8r t fig. 5). En 

l::t~· pre~entcs nota::; ~e tomará corn0 valor de E:si = 0.005. 

I'r:- ... ···:· L.Lr .. a J.ceu respecto a las cantid8deP de acero 

e :Jrecfuerzo rue tienen las trnbes presforzadas, el porcent~ 

Je v~ría entre 0.3 y 0.8%. ~n general, porcentajes mayores del 

1~· corre~ponden a trnbc~ t?obrer:refor?.~dP~,, es decir oue de nre 
~ -

!·:l comportamiento (1e un elemento depende de la relación 

entr0 PU C'8!1~1ciclnél en tensión y su capacidad en compresi6n. 

BFtn relación ~mene :-nertirEe T'or medio rlel parálnetro n'it = r: ~( al 

cuu~ re le llnmo fndice de rt:luerzo • 

. n la fórmula nnterior 

p = porct:ntajc de ncero de presfuerzo = An 
b d 

fy!) = e E fuerzo nominal de fluencin del acero de presfuerzo 

f'~c ::: renistencia reducida del concreto en compresi6n axial 

d = per::.lte efectivo 

b = ancho de la secci6n 
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\:)\c.~o:rr.c. dt ~ t!: ~ar Mac..\ Q \~liZ .:..J 

FUGURA 5 

De acuerdo con lo anterior, se puede definir como eleme~ 

tos nubreforzados y sobrerreforzndos ~nuellos nue tienen valo 

res ba .ios y al tos de <1 • respectivamente. 

Las ~ecciones rectangulares de trabes pre~forzndRs oue 

ten~an los índices de resistencia nue se indican a continua­

ción, EerPn ::ubreforzadas, es decir la ú:tlla. ocurrirá con eran 

eles deformnciones, siendo 

Refw:z·zo pre f-fo r· zr .. uo 

úni cam ente: 

Uefll.erzo prt:sforzé:Ldo 

y refuerzo norutalJ 

en las cuales: 

falla dúctil: 

O~= p 

"JJ 
q + o 

o = .A.s fv 

b d f-tlac 

f;Y!2 
~e 

- .. ' 

¿ 0.3 

~ 0.3 

au = A's iv 
b d f*c 

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, l:, CALCULO DE LOS MOMENTOS RESISTENTES 

di 
1 

A partir de las hip6tesis del Reglamento DDF 76 y de lafJ 

<~ondicio!les de eouilibrio, se determinarán los momentos resis­

tenteE de miembros en flexión. 

a) Secciones rect2ngulnres ~in acero en compresión. 

Se corsidcra en primer lugar cue no se hace intervenir el 

rtfucrzc ordinario de tensi6n. 

--.f'-1--b~-+-

+ e 

T --r-
1 

:\c<Zro de 
¡--res ~u e r .zo 

t\'e<:,\ar¡,m\o D D f l C.. 

( s~cc1 on~'ó r~c.tan~v \a fiZ?) 
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C = f"C X b X a 

T = Ap fyp 

Estableciéndose el equilibrio de fuerzas: 

e = T 

fue x b x a = Asp fyp (1) 

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

El momento resistente valdrá: 

r.ru = Asp fyp ( d - a) ( 2 ') 
2 

y aplicando el factor de reducci6n, FR 

r.íu = o • 9 1\ s p fy p ( d - 2 ) ( 2 ' ) 
2 

~ 0.9 del DDF 76. 

) 

:...;i en esta última ecuaci6n, se substituye "o." 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 

forrna: 
2 

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

~i en el cálculo de la resistencia de una secci6n de trube 

presforz:H1n se hace intervenir el acero ordinario 9 habrá, que 

.:::.p-regnr el término Asfy en el segunclo término de 18 ecuaci6n 

(1) y consecuentemente en el moQento resistente. El ejemplo 1~ 

rnnestra la introducci6n del acero ordinario en la resistencia 

d.e la secci6n. 

En forma anó.lo¡za se procederá a aeregar el término A'sfy 

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

en el cálculo del mowento resistente el acero ordin::~rio en -

compresi6n. 



1? 
! 

-.t-t - ---º-------+ _t\'~ ----,- t 

t ~ 
Id 
! T -r 

8 -t , 
1 

b) Sccc1ones en T 

~'?l\un\ef\\o D. O r l Ca 
s<U:c\oncz? <LV'\ 1 

El oncho del -pn tín 0ue f'.e considera trabn..inndo n comprE­

oi6n en Fecciones ~, R cndn lado del nlma, será ln menor de! 

el oct~vo riel cl8ro 

c·Ft<·bleciendo el Cf'uilibrio: 
11 ,. 

e = fe x b x t + fe b o (a - t) 

-! momento re2i~tentc valdr~: 

!'1!u = :-'J · T z -= ~ n e z 

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

rio~ se pror~e.derÁ como se indicó en las f'ecciones reuangul~ 

r~.-·s 
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Ejemplo 1.- Dimensionar una trabe presforzada de secci6~ rec­

tangular que resista un momento últi:no de 35 trn. 

Características de los materiales 

f'c 350 Ke;/cm 2 
= 

fs-p 13,000 Kg/cm 2 
= 

f 4,000 Ke/cm 2 = y 

Cálculo de las resistencias reducidas 

f~c 0.8 f'c ?2-0 Ke/cm 2 
-- = 

f~'c = (1.05- 280 ) 2soLo.8 f e -- -

Se torn6 

1250 

= 231 Kg/ cm
2 > 224 Kg/ crn

2 

f
11

c = 224 

!:;oluci6n 
1 

- ,.- --
1 
1 

Asp = 4.6'cm2(1 cable 12~7) 
2 

As = 4 cm \2 varillas # ,5) 

Por equilibrio de fuerzus y suponiendo la fluencia del acero 

de presfuerzo. 

e = 224 X 30 x a 

T = 4.6 X 13,000 + 4 X 4,000 = 74200 Kg 

e = T 

a = 75800 = 11.2 cm 

224 
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VerificRndo el tipo de falla: 

t:.~.p 

e = 11.2 = 14.0 cm. 
0.8 

€sp :2_0.0 X 0.003 = Oo0107 
14 

S\o ;JmHendo UHé' deformación inicial nel nr~J!?fuerzo al tcn~nr de 

és.T = 0 •. 0107 + 0.005 = 0,.0157 > 0.01 

por lo t~rt1to~ el nct:ro de rreE'fuerzo fluye y ·la BUposici6n es 

corrertrt. 

rr: u -= 0~9 [ 59.8 {O.o4 - 0,112 ) + 16 {0.06- 0.112 ] 
2 ,., t ~ 35 t = _J.j m. ~ m. 2 

Verific·..,ción de 1lrnitaciones de acero, rle ncuerdo en el 

Reglamento DDF 76o 

Conc1ici6n b3.lcnce:3dt1 

o.oos 

e bal = 64 x 0.003 = 24 cm. 
:J.OOR 

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

e bal = 224 X 19o2 X 30 = 129024 

= 129 tono 

Por equilibrio de fuerzas 

T bal = 124 ton. 

de acuerdo con el DDF 76. 

T máx = o. 75 T bal = 96.7 ton.> 74.2 ton. 

la condición se cumple. 

Ejemplo 2.- Calcular el momento resistente de la sieuiente 

ci6n: 
l !:;¡0 -t 

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

,.., 
f'c 300 Ke/cm 

e_ 

= 
fsp 13,000 Kv' cm 2 

= 
fy 4,000 Ke/cm 

2 
= 

Asp = 5 cables 12¡6 7 = ¿_).O 

As = 2 varillas 116 = 5.74 cm 

C~lculo de lns resiEtencias reducidas 

f~c = o.R x 300 = 240 

f''c = o. 80 {~e = o. 8.0 x 240 = 192 Kg/cm2 

Solucci6n 

se e -

2 cm 
2 

suponiend~ la fluencia del acero de presfuerz~ 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 _ T 

a - 12036Q - 14 .. 0 cm 
192x45 

Verificando el tipo de falla: 

e= 14 = 17o4 cm. 
0 .. 8 

E_ S p = 7 2 o 6 X 0 • 00 3 = 0., 012 5 
17.4 

---.r -
i 

~s TOTAL = Om0125 + 0~005 = 0 .. 0175 )· 0.,01 

las suposic1oaes son correctas 

El ¡¡¡amento resisten te de la secci6n será: 

xt tG-
! r --r-- ·--z. 

la posición de la res~lt~nte 

1 - r- de compresión está en: 

121 X 27 = 322 X X 

X== 0.75 -{~» 5 .. 75 cm del borJe libre 

299 (Oo9 - 0.057 + 22oÜ (0~95 - 0~057) 

Verificación de limitaci6n de acero, según DDF 76. 

Condición balanceada 

-r-_. y~ o o-:, 
Cbo\ , 

1 -- _, 
! 1 

' / 1 

1 -- --r--
i 

90 

/¡ 
----¡--· 

1 

e 

:_, 

bal = 20 X OoQQj_ = 
0.008 

bal = 0.,8 X 33.7 = 

33 .. 7 cm. 

21 cm .. 
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la fuerza de compresión valdrá: 

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

= 435 ton. 

T bal = e bal 437 ton. 

T máx = 0.75 x 437 = 327 ton.<: 32? 

T actual <: T máx. 
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INTRODUCCION -------------

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

ING. JOSE ~ffi. RIOBOO MARTIN 

ES FRECUENTE LA NECESIDAD DE UTILIZAR ELEMENTOS PRECOLADOS LOS 

CUALES DEBERAN TRABAJAR EN COLABORACION CON ELEMENTOS COLADOS-
,' 

EN S n:ro. EN ESTE CAPITU-LO SE ABORDARA -LOS _A$P!3,C:I0~ PE DISEf\JO­

DE VIGAS DE SECCION COMPUESTA DE ELEMENTOS DE CONCRETO PRI3.SF,0~ 

ZADO SOLAMENTE BAJO LOS REQUISITOS DE FLEXION, LOS CRITERIOS -

PARA GARANTIZAR LAS SECCIONES COMPUESTAS CORRESPONDE AL CAPITU 
~ 1 -

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

EN QUE LAS RESISTENCIAS DE LOS CONCRETOS TANTO DE LA~ PIEZAS ·­

PRESFORZADAS COMO EN EL ELEMENTO COLADO EN SITIO'SEAN DISTIN-
: ' 

TOS. 

EL DISEf\JO SE REALIZARA POR EL CRITERIO DE ESfUE~ZOS PERMISI -­

BLES YA QUE EL ESTADO LIMITE DE FALLA DE LAS S~CCIONES COMPUE~ 

TAS QUE SE MENCIONARON EN LOS CAPITULOS ANTERIORES PARA ELEMEN 

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

CONSIDERAR EL CASO DE LA CONTINUIDAD EN VIGA~ DE SECCION COM -

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

CIONES CRITICAS DONDE LA ZONA DE COMPRESION ~?TA AFECTADA POR­

LA ACCION .DEL PRESFUERZO, ESTO SE TRATARA COMO ~ECCION DE CON­

CRETO DE REFUERZO ORDINARIO CUYO DIMENSIONAMIENTO ESTARA BASA­

DO EN EL ESTADO LIMITE DE FALLA. 



4.6 VIGAS DE SECClON COMPUESTA 

COMENTARIO GENERAL 

CUANDO SE VA A FORMAR SECCION COMPUESTA CON LA LOSA COLADA 

EN SITIO SE TIENE: 

EN DONDE GENERALMENTE SE TIENE: 

QUE f~(Z) > f~ (1) 

1.- DETERMINACION DEL ANCHO (b) 

, 
-!- b --1-

V//U4W~U9 
i . 

1 

_j 
1 

-r 

__¡___ 

-t: 
-!-

1 

h 

+ 

'¡ 

-

,, 

:.. ... ·t 

1 
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( 16t + b' ) J b= 
Long. tr-abe L 1 LA MENOR RIGE = 4. 1 

~ 
'-

4 

1 

l SEPARACION CENTRO A CEN -
TRO DE TRABES e.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 b1 

F - , e \~ f' 
e - f' 

e 

= b X F 
e 

(2) 

(1) 

POR LO QUR LA SECCION RESISTENTE COMPUESTA ES: 

J-----b, 

¡·_ J 
.b' 

.l 

+ 
t 

-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 

y. 
1 

SS 

1 
b' 

I = 
SS 

b' h 3 

12 

= 
I 

SS 
y 

sss 

Y SE LEERA POR EJEMPLO: 

-1/ 

1 
1 
1 

1 

1 h 
1 

J 

A
55

= AREA DE LA SECCION TRANSVERSAL EN SECCION SIMPLE 



b) TlU\BAJANDO EN SECCION COMPUESTA 

PARA LAS CARGAS MUERTAS Y VIVAS POSTERIORES AL FRAGUADO DE LA 

LOSA. 

6, 
~ 

j:,&~ : 
-t-

1 

~---C---.---~---J l ¡ 
1 

_jL,sc; ~ 
1 

1 

',k 

y. 
1 se 

e) DIAGRAMAS 

A se 

SECCION SIMPLE 

~f p p 
o o 

S 
S 

SS 

(¡-! / 
/ 

t - -1-

b' 

I . 
se' 

SECCION COMPUESTA DIAGRAMA FINAL 
M e.v.DE CARGAS 
Ss se 

/(Y 
f sr 

.// í + 1 
¡( 

+¡ j 
,' 

/ 

/ 1 1 (-) 1 ___ ¡ 

M p p 
o o 

S. 
1 

SS 

+ 

M LOSA 
S. 

1 
SS 

1 
L.___.l(-1 

M e.m. 
S. 

1 s. e. 

1 (-) 1 

M c.v. 
S. 

1 s . e . 



COMO EL PRESFUERZO SE DA EN SECCION SIMPLE TENEMOS: 

CARGAS 

f 
ST 

MAXIMO 
'PRESFUERZO 

k~ c. 
1 

o. 6k f'. 
C1 

FINAL 

f 
S 

(f-) 

./ 
\j 
t 1 

1 
f. < 2 Ir"" 

1 e 

< 0.45 f' e 

\ 
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35 

+ 

EJEMPLO 

DISE~O DE UNA TRABE DE CONCRETO PRETENSADO POR FLEXION BAJO 

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. 

-+-. 2_5 + 
1 

1 ' 1 
! 2 d 
-~·-t--+ 

1 

- f 1= 200 kg/crn 2 
e 

1 i 1 

l_ij 

f' =350 kg/cm 2 
e 

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

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



CALCULANDO LA SECCION RESISTENTE: 

-+--- ------ b 

+--
10. 
--t-

1 
:35 
1 

--+-

C/\LLULO DE b 

1 1 
1 

-+-------+-
25 

-------+-

b= 16t + b' ---r 16t + b'= 16x10+25= 
1 

b= L 
~1= 1000 

4 = 250 cm 

c.a_J ~IST 
4 

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

TRANSFORMANDOLA A CONCRETO DE 350 kglcm 2 

F =, 1 2 O O ' = O 7 6 
e 'J 400 • 

b 1 = 150 x 0.76 = 114 cm 

2 

b=150 cm 
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PROPIEDADES GEOMETRICAS EN SECCION SIMPLE 

25 -+ 

1 

135 

1 
-¡-

y. 
1 ss 

s. 
1 ss 

= y 
s~s 

!SS 

= S 
5 ss 

A;; 875 2 cm 

= 17.5 cm 

89100 4 = cm 

= 5390 3 cm 

CALCULANDO LOS ESFUERZOS PRODUCIDOS POR LAS CARGAS EN SECCION 

SIMPLE 

p p 
o o 0.0875 x 2.4 = 0.210 ton/m 

LOSA DE 10 cm 01 x 1.5 x 2.4 = 0.36 ton/m 

r = 0.57 ton/m 

CALCULANDO EL MOMENTO MAXIMO 

wp2 
Mtf. = = 'L -8-

0.57 X 10 2 
--~-- = S 7.125 ton.m 

Y SUS ESFUERZOS 

f.= f =M= 60B,OOO = 132 kg/cm 2 ( TENSION O COMP.) 
] S S 5390 

3 
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CALCULANDO LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS EN SECCION COMPUESTA. 

+---·-···- 11 4 

J 

1 
l ' 

LU 
1 ! 

. +-----------+-
25 

hLEMENTO AREA - Ay 
1 ( 

y 

! 
1 

i (1) 875 1 7. S 15252 
1 

1 

(2) 1140 40.0 45,6001 1 

1 
J 

;su~!AS l 2015 60850 
1 

A 2015 2 = cm se 

30 y. = cm 
1 sc 

Ys 
se 

= 45-30= 1 S cm 

d d2 

1 2. S 156 

1 o. o 100 

It 
se 

= 

s. = 
1 se 

S = 
ssc 

----+-
1 o 

----+---

Ad 2 

1 36400 

114000 

250,400 

349,000 cm 

11,630 cm 

23200 cm 

¡35 

i 
+---

I 

89100 

9500 

98,600 

4 

3 

2 

LAS CARGAS QUE SE TIENEN E:--1 SECCION COMPUESTA SON: 

C.M.-150 kg/m 2 

C.V.-100 " 
SUMA= 250 " 

w = 0.25 X 1 . S = 0.375 ton/m. 



-+ ---
+o 

35 

~~ MO~ffiNTO MAXIMO: 

M<l_ = 0.37S X 10 2 

8 

'( ESFUERZOS DE: 

= 4.69 ton.m 

f.= 469000 = 41 kg/crn 2 (TENSION) 
1 116 30 

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

DIBUJANDO DIAGRAMAS: 

CARGAS FINAL CAR 
s.c. GAS +139+ PRESFUER CARGAS 

s.s. 20 20 zo 
1~2 

+' 
18. 7 

+ = f 

FINAL 
2 1 S 7. 7 - 1S7.5 kg/rn 

20 

-1- ~ ~ 
1 3 2 

--t-

1 7. so 
1 --r 

17.50 
+--

40 172 

lH~r. I'IAGRAMA DE PRESFUERZO: 0.6x0.8x0.8x3S0=134 38~2.ffi'""37.4 
. 2 e 

kg/m 

'8. 7 

p 134+18.7 18. 7 7i. = -2 
p 

57.6 S kg/crn 2 
A = 

p = 57.65 x875 = 50,444 kg 

No. = 502444 . 9.7 5200 . 
1 34 

UTILIZAREMOS 10 TORONES 0 3/8" 

p ::: 52 000 kg. 
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CALCULANDO LA e TEORICA 

S. f. 1 ss p 
e= ( 1 ss - ¡;:---p 

SS 

S390 1 S2000 J e= 1 134 -52000 L..: 875 

e= 0.104 (134- 59.4) = 0.104 x 74.6 2 = 7. 7 6 cm \. 

e'= y. - e= 17.SO - 7.76 = 9.74 cm 
1 

PROPONIENDO LA SIGUI-ENTE DISTRIBUCION DE PRESFUERZO: 

1 
-¡---

-~ ~ + <!>-
--+ 3 --- +-

35 

! 

~-
~- ~ 1 + 1 ~ 

--+ ~-----__5 ____ s ____ ~---4-
25 

24 

+ 2. S 
+-

-+--3 

e'= 4 X 3 + 4 X S.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 87S 

.;...S -=-2 0-=-0,:,-.;0~x=---..;..7...:.... ~7 = 
S390 S9.4 + 74.3 

6 



REVISION DEL MOMENTO NEGATIVO EN EL APOYO DE UNA VIGA A LA CUAL 

SE LE DA CONTINUIDAD COLOCANDO REFUERZO ORDINARIO EN LA LOSA 

ACERO DE REFUERZO ORDINARIO 

D D D 
ACERO DE PRESFUERZO 

ANALIZANDO LA SECCION DEL APOYO CENTRAL 

A 
S 

+- / / e '' / u 1 
- --- __ a, 'L2j/ / / ....e~-sr-- -----¡--

' /// l, :t. 
1 '~ 1" // ,"/ -+ - / / 

f" - f e p 

? 



SECUELA 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 

¡\ = 
e 

T 
u 

f" - f 
e p 

3 

E~ DONDE EL ESfUERZO f NOS REPRESENTA LA PERDIDA DE CAPACIDAD 
p 

A COMPRESION DEL CONCRETO, DEBIDO A LA COMPRESION DEL PRESFUER 

zo. 

,.N DICHA ECUACION SUPONEMOS ( f ) 
p 

=) COMO A = a 
e b 

A 
DESPEJANDO q= e 

b 

f) CALCULA~OS 

a 
e= 0.8 

g) DEL DIAGRAMA DE DEFORMACIONES UNITARIAS 

---+--

d-e 

---+e' ---r-
¡e 

- 1 



g~1) PRIMERO VERIFICAR QUE 

:e >. 0.002 
S..,. 0.75 

PORQUE 

fl'.) 

y 

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

t f (kg) 

1 

1 

1 
1 
1 

1 
1 

1 

1 . 

1 

1 

E=Zx10 6 kg/cm 2 

E 

4 

g- 2) SE LOCALIZA EL CENTRO DE GRAVEDAD DEL PRESFUERZO DE LA FI-
nRA TNfERIOR 

e' 

g- 3) SE LOCALIZA E EN EL 
p 

DIAGRAMA DE DEFOR~~CIONES Y SE CALCU-
LA SU VALOR. 

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

h-1) ANALITICAMENTE 

E ) E 
p 

h- 2) GRAl~ 1 CAMENTE 



•' 

' 
' ! 
• 

P!<ESFUERZO 
Ef.f:CTIVO 

f' 
p 

~ f 

1 

E + __ s_p + 
t-- -- ,- ----+--+ 

nrrERENCIA T E 
---- p 

6 2 E=1.9 x 10 kg/cm 

E 

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 

j) 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 APROXI~~DAMENTE IGUALES. 

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

EL CORRESPONDIENTE DE a 

6 

m) CALCULAMOS EL MOMENTO ULTIMO RESISTEi~TE 

n) CALCULAMOS EL MOMENTO ULTIMO ACTUANTE COMO 

SI ~\iR> MUA , ES CORRECTA LA SOLUCION Y :-:r MUR < MUA, SUPON 

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



1 
+-

+ = 1 33.7 < 134 
~ i 

f = 14.9 <18.7 
S 

EN PORMA 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): 

'5 2," ,, 2, W2I2 ... , ., , , ",,,", "'.,., , , l 
1 

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

E~ EL CASO ANTERIOR TENTAMOS! 

1 

+ 

1 

1 

M 
o 

! M1 

! 
! 
1 
¡ 



8 

TENEMOS LOS SIGUIENTES DIAGRAMAS DE MOMENTOS PLEXIONANTES PARA LAS 

2 ETAPAS DE TRABAJO. 

Z/ZZ ?>?>??>{>? 

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

1 

M . 
2 

1 
1 1 Mo 

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

1 -----+ 



DONDE PODEMOS ESTABLECER 

Yo + M1 =X + M 
2 

M1 = M2 

2 9 w2 w1R. R.2 
PERO M1 = -8- y M2 = 128 

1 wl R_2 
= -8- 128 

lJESPEJANDO A 
2 

w = 
2 

128 = --:;-:::; 
1 '- 1 

= 1. 7R 

ornl") 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 

f" - f 1 

e p 

T = A f*) 
U S y 

e 
u 

9 



# ' 

10 

a) Suponemos A
5 

11 • 4 8 
2 ( 4 varillas ~ 3/4 11 ) = cm 

h) 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* = 0.75 f* + 30 e c1 

f* 278 kg/cm 2 = 
e 

f* 
f" = ( 1.05 e ) f* -1250 e 

SUPf"'\TIENDO 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 2 cm 

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:-80 

g) DEL DIAGRAMA DE DEFORMACIONES UNITARIAS: 
1 +-. 
' 

d-e= ' 2 4. 1 3 

e= : 15.8-/ 
-+--

1 0.003 

E 

i 
/40 
1 

E i p 1 

-~-~~-t-
! 

(tiene una probabi-
lidad de 2 9o do no-
ser alcanzado) 

278= 230 kg/m 2. 



g-1) POR TRIANGULOS SEMEJANTES 

0.003 
15.87 

E 
= S 

24":13 
E 

S 
24. 13 
15.87 

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 

E 
= p 

11.62 

CALCULO DE f' p 

f' ( Esp E = p p 

E 
p = 

) E 

f' = (0.0056 - 0.0022) X p 

f' = 6460 kg/crn 2 
p 

CALCULO DE p 
p 

p = f' x A p p S 

As = 8 X 0.516 4. 12 2 = cm 

p = 6460 X 4. 1 2 = 26615 p 

)) TOMANDO EL COCIENTE: 

11. 6 2 
1 S. 8 7 

1. 90 X 

kg. 

~ = 26615 
Ac 317.9 = 83.7 =/= fp = 100 

0.003= 0.0022 

10 6 

' \t .. ' 



... ' . .. 
--

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 ')..a= e 11. 8 

PARA 

a 
2 

b = 

ESTE CASO 

11.8 = = -2-

= 25 

PARTICULAR 

5.9 cm 

cm 

1) CALCULO DEL MOMENTO ULTIMO RESISTENTE 

F T (d-2) 
,Mur = R u 

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 

W = 1.78 X 1.4 (0.250 X 1.5) u 

w = o. 9 34 ton/m u 

w "R-2 0.934 M = = ..X. 
1 1 . 6 7 ton -

u R 8 a 
X m 
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4.3.2 DIMENSIONAMIENTO POR ESFUERZOS PERMISIBLES ------------------------------------------

4. 3. 2. 1.- SECCIONES CRITICAS 

0 
1 
f 

0 
1 

f 1 

so: 
r---------------~----------- ¡ ' f.-m 

' 
1 

f 
S 

~~ 
! 1 1 

l ~i ; fi 1 1 

0 f(r) 
S 1 

f. 
1 1 

0 tD 

G) f ' 
1 S 

~ l 1 Á f. 
(01 

: -----___¡,:----===! 
r 1 ' 1 1 f. l 

11?\ 
\.0 

José Mar~ a R i obóo Mar ti n 

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 -
EXTERIORES 

f < 0.45 f' s- e 
(COMPRES ION) 

f i ~ 2 ¡ f~ (TENSION) 
(1) - (1') 

f < r-: 
s c'ff:NsroN) 

f . .:: O • 6 f ' . ( C O tvl P RE S I O N) 
1 -- Cl 
(2) - (2') 



4.3.2.2.- REV1SION DE ESFUERZOS 

F M 
( 1) f= - + -A I y - - FORMULA DE LA ESCUADRIA 

POR LO QUE PARA UNA SECCION TENEMOS: 

1 

+ 
V 

S 

y. 
1 

+---------

e 

i 

/ 
r + 
¡ Po, P 



\ 

p 
o 

p 

A 

e 

I 

S. 
1 

S 
S 

MT 

r 

= PRESFUERZO INICIAL 

= PRESFUERZO EFECTIVO 

= AREA DE LA SECCION 

- EXCENTRICIDAD DEL ACERO DE PRESFUERZO 

/ 

= MOMENTO DE INERCIA CENTROIDAI. 

MODULO DE SECCION INFERIOR I = = y. 
1 

= MODULO DE SECCION SUPERIOR = I 
Ys 

= MOMENTO TOTAL;PRODUCIDO POR LAS CARGAS EXTERIORES Y 
PESO PROPIO 

= RADIO DE GIRO = 4 
LA ECUACION (1) RESULTA: 

4.3.2.3.- DIAG~\MAS 

po/A 

e+) 
1 

i 
1 1 
1 1 
1 1 u· 

Po/A 

1.- PARA EL APOYO 

Po e 
Si 

Po/A - Poe < ~ ss-- Cl 

= 

Poe < ¡-¡;--;0.6 f'. po/A + Si - c1 

2 



2.- EN EL CENTRO DEL CLARO 

9:4~/~~ 

1 

j ¡ 
i 1 

1 (f) 1 ·--

+ 1 

LJ 
+ 

-- ' 4.- DIMENSIONAMIENTO 

¡ a) PROPIEDADES GEOMETRICAS 

+h-+ 

A = ARDA DE CONCRETO DEL ACERO DE PRESFUERZO e 

n = RELACION MODULAR = EE~s 
~e 

6s = AREA DE ACERO DEL PRESFUERZO 

3 



-+ 

+ 

b) CARGAS EXTERIORES (CAPACIDAD DE LA SECCION) 

TRABAJANDO SOLO EN TERMINOS DE PRESFUERZO EFECTIVO (P) y s 1 

\'(= 
p 
rü 

f. = 
MT 

< o. 6 j( f'. + zn-~ 
1 S: el e 

1 

f = 
MT 

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

S 

PARA LA SECCION LIMITE: 

+ 

e) E\! -GEN"ERAL 

+ -

1 

1'1~ 1- (' 
~ 1cr 

f (1·)7 

1 / 

1 



S 

POR TRIANGULOS SEMEJANTES 

P/A + f' 
ts 

f' ts + f'. 
tl 

ys h 

y f' + f'. f' P/A=_2_ ( ts tl ) - ts h 

ys A 
(J:: 

-11- ( f' + f' ) - f' ts ti ts 

COMO f'. ES EL ESFUERZO DE PRESFUERZO EN LA FIBRA INFERIOR SE TIENE: 
tl 

p 
1\ + Pe 

Si 

PODE:vfC,S ENCONTRAR LA EXCENTRICIDAD TEORICA (e), DEL PRESFUERZO 

Pe f' 
p 

Si = - A ti 

! e 
1 

Si ( f'. 
p 

) = r - A tl 



EJEMPLO -------

DISENO DE UN ELEMENTO DE LOSA DE CONCRETO PRESFORZADO A FLEXION. 

a) CARACTERISTICAS GENERALES: 

1-a) CARGAS 

CARGA MUERTA 1 5o kg/m 2 

CARGA VIVA 200 kg/m 2 

2- a) CONDICIONES DE ESTABILIDAD 

1-
1. o i 1. o 1 • o t-1. o 1. o 

- -+- + - + t 

! l 1 1 -----

=f~7-.L. 1 

1 1 ¡ 1 iJ 11 1 

MURO DE TABIQUE 

+ 

j 8 mts. 

1 

8 mts. 
1 _j ·¡ p ji: ti 1 - ·1 

--'---f--L.-.-L--_!_ 4 \-r--'--___¡____:_----\-__1_--L-L 

._---¡~~a 8 \_ 

i 
.__ __ LOSETAS DE CONCRETO 

PREFABRICADAS 
MURO DE TABIQUE 
DE 15 cm. 



2 

CORTE A-A 

-+ ----------1---
100 cm 100 cm 100 cm 

CORTE B-B 

+ 
+ 1 S cm 

1 8.00 mts. 1 --t--- ------~------- ----~--- -----¡--



. . 

1 

3. 2 --+-

8.6 

_). 2 + 
+-

b) CALCULO DE LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS 

100 
-4----------------------------,------- -- ------ ------------- ------------t-

AREA= 15 x 100 - 7 

J\REA= 1094 

EL MOMENTO 

IT 
bh 3 

:: 12-

2 cm 

DE 

7 

INERCIA ES: 

~D4 100 
64-

IT = 28100-1880 = 26,220 

y. = ys = 7.50 cm 
1 

S. = S 
IT 26.220 = = 1 S y. 7. S O 

1 

S. = S = 3440 3 
1 S 

cm 

= 1500 - 406 

X 15
3 

7 ~X 8.6 4 
-12 64 

4 cm 

3 



e) ~1.1\TERIALES 

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

e- 2) 

f = 18,000 kg/cm 2 
S r 

AREA= 0.516 2 cm 

f "e 9300 kg. 
sr 

PRESFUERZO EFECTIVO P=5200 kg. 

CONCRE'!'O 

f' 300 kg/cm 2 = e 

y f'. = 0.8 f' 
CJ.. e 

f'. = 240 kg/cm 2 
Cl 

d) ELEMENTOS MECANICOS 

d-1) MOMENTO POR CARGAS EXTERIORES 

CARGAS 

C.M. 

C.V. 

150 kg/m 2 

200 kg/m 2 
-_ 2 

E 350 kg/m 

COMO LA LOSA TIENE UN kNCHO DE UN METRO 

SU w = 350 x 1 = 3.50 kg/m 

COMO EL CLARO ES DE 8 mts. 

' .. 
4 



SU MOMENTO VALE: 

2 
M~ = wL = 350x64 = 2800 kg x m 

8 8 

d-2) CALCULO DEL MOMENTO POR PESO PROPIO 

w ~ AREA x pCONCRETO 

w = 0.1094 x 2400 = 263 kg/m 

SU MOMENTO EN It CENTRO DEL CLARO ES: 

Mt = 263 ~ 64 = 2104 kg X m 

d-3) ESFUERZOS PRODUCIDOS POR SOBRE CARGA 

COMO f = f. = 
S 1 

Me = 280000 ~ 81 • 4 kg/cm2 
S. o s 3440 

1 

d-4) ESFUERZOS POR PESO PROPIO 

f ~ f.= 210400 = 60 kg/crn2 
S 1 3440 

d-5) DIAGRAMAS: 

SOBRE CARGA Po Po 

+ 

81 • 4 60 

= 

FINAL DE CARGAS 

/-;;;/ 
/.(:~~/d 

14 1 • 4 

. 5 



COMO EL PRESFUERZO LIMITE ES: 

~1fT = 0.8 x 1240 = 12.4 - 12 kg/cm2 (TENSION) c. 
1 

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

LA DIFERENCIA DE LOS 2 DIAGRAJ~S TIENE QUE SER IGUAL O MENOR 
QUE: 

CARGAS 
141 4 

~
' /'),0 
¡/~ 
¡// Ad 
~ 

1 4 1 • 4 

+ 

PRESFUERZO 
1 2 

1 J S 26.4 

< 0.4S f' =135 
- 2 e 
kg/crn 

< 2 lf' = 34.6 kg/crn 2 
e 

. . TOMAREMOS EL DIAGRfu~A DE PRESFUERZO MI~IMO PARA LA FIBRA 
I:--JfERTOR SERA: 141.4-34.6 .. 106.8 kg/rn 

+ 1 2 
P/A 

1 

1 S cm -4-

7.SO cm 
¡ 1 

+ J_ 

106.8 

6 



.. ' .... 
7 

CALCULANDO EL ESFUERZO DEL PRESFUERZO EN EL CENTROIDE SE TIENE: 

106.8 +12 
1 S 

P/A + 12 = _.;_;,=--=~~ 

7.50 p = 7 · 50 (118.8) -12 A -,-5-

p 
= A. 

2 47.4 kg/cm (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 = 18000 kg/cm2 
A= 0.516 cm 2 ; f

5
' = 0.7 x 18000= 12600 kg/m 2 

sr 

P= 12600 X 0.516 X 0.8= 5200 kg. 

~o. TORONES = 5 ~~~~· 6 = 9.97 TORONES 

TOMAREMOS 10 TORONES ~ 3/8" 

. . p = 1 o X 5200 = 52000 kg 

CALCULANDO LA EXCENTRICIDAD 

Si ( f 1 • 
p ) e= p -

tl A ; 

3440 ( 106.8 47.4 e= 52000 -

e= 3.93 cm 

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

e'= 3.57 cm 

) 

TEORICA: 



CONSIDERANDO LA SIGUIENTE DISTRIBUCION 

--+---

lfi 
··+- * * * 

1 2.5 
+ -·-r- L...-----------------------' 

OBTENIENDO EL VALOR DE : x 

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

+ 
,25 

-+ 
X= 5.85 cm 

.. 

R 

' -. 
.. 'l ~ 

. --· 
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JOSE MA: Rf0l300 MARTIN. 

4. 3. ESTADOS LIMITES DE SERVICIO 
- - - - - .. - r» - - - - - - - - .. - .,.. - - - - - - - ... 

INTRODUCCION: 

En este capitulo se revisarán las condiciones que deben cumplir -

los elementos o las estructuras de concreto presforzado bajo las~ 

solicitaciones usuales~ llamadas condiciones de servicio. 

En cua]quier estructura las condiciones de servicio so limitan a-

comparar las respuestas de la estructura con ciertos limites esta 

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

nes, el agrietamiento, la durabilidad, la vibración etc. en es~e-

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

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

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

jante~ que acttfan bajo condiciones similares. 

4.3.1 DEFLEXIONES 

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

especifica un criterio para evaluar las deformaciones en elemen -

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

ce a verificar la respuesta de elementos de concreto reforzado 81 
; 

cual se le añade el efecto de la fuerza de presfuerzo¡ este gener~i.l 

mente deberá contrarrestar lr.ts deforJTtac:i.ones debjclo a 18 acción -

de las cargas. La deformación instant§nea de un elemento de con-



creto presforzado deberá ser igual a: 

2 P. eL 
EI - k 2 

en donde k
1 

y k
2 

son constantes que deteYminan las condiciones de 

apoyo y carga del elemento. 

F es la fuerza de presfuerzo 

2 

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

L el claro 

W la carga total en la trabe bajo condiciones de servicio 

E. el m6dulo de elasticidad del concreto 

T el momento de inercia de la secci6n transversal de la vi~a 

A. diferencia con el concreto reforzado y en condiciones normales el 

momento de inercia es constante a lo largo de la viga y debe corres 

pender al momento de inercia de la secci6n 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) ~de (E)~ 

ya que estos son variables, la fuerza de presfuerzo est5 eri funci6n 

de los acortamientos a largo plazo del elemento o sea a las pérdi -

das de presfuerzo y por otra parte existe una variación importante­

debido a la relaci6n entre el tiempo en que el elemento presforzado 

se mantiene en los patios de almacenamiento solo sujeto a su peso -

propio, y el tiempo en que se le aplican las cargas totales de ser-

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 que 

se aplica la carga, la relaci6n agua-cemento, el tipo de agrega -

dos y fundamentalmente del valor de lrr e 

La evaluaci6n de las deformaciones a largo plazo se complican de-

bido 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 minimo igual al presfuerzo efectivo -

con la complicaci6n de que dicha fuerza actda bajo resistencias -

va riab 1 es del concreto con un valor mínimo f' (resisten e ia a la­
ci 

transferencia) a un máximo de f' e 

Por lo anterior existen var5os criterios para calcular las defor-

Maciones en elementos de concreto presforzado;algunos de ellos-

resultan muy laboriosos debido a que se basan en tomar en cuen~a-

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

didas. 

Un criterio razonable y simplista podria ser calcular las máximas 

y míni~as deformaciones que pueden aparecer en un elemento de co~ 

creta presforzado de acuerdo con las condiciones más favorables y 

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

las contraflechas máximas en funci6n de la fuerza de presfuerzo -

inicial1 el m6dulo 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' o -e 

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

presfuerzo efectiva y la máxima carga de servicio probahletamb~s­

tomando en cuenta el m6dulo de elastitidad de f' e 



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

cuales se conocen sus valores extremos; como las deformaciones -

es un aspecto que no interviene en la resistencia de los elemen­

tos, se proct1rará que el rango de valores calculados no sobrepa­

se de les limites permisibles establecidos. 

Los efectos de larga duración se tomar~n en cuenta en función de 

" la permanencia o no de las cargas que actuan e~ el elementoípara 

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: 

4.3.2./\GRIETJ\MIENTO: 

4 

Se tienen escasos conocimientos para evaluar directamente el - - -

~grictamiento en elementos de concreto presforzado. Cuando se sohr~ 

pas~ el módulo de rotura en los elementos de concreto presforzado-

el agrietamiento suele ser notorio debido a la alta resistencia de 

Jos ~ceros de presfuerzo. Se ha demostrado empíricamente que si se 

com~ina el acero de presfuerzo con un bajo porcentaje de acero or-

dinario el agrietamiento mejora notablemente y puede llegarse a aª 

mitir hasta dos o dos veces y media el m6dulo de rotura del concre 

to sin que el elemento acuse un agrietamiento intolerable. 

Por otra Darte el permitir algún agrietamiento en elementos de co~ 

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

ga viva y el momento total,cuando esta relaci6n sea alta no scln -



5 

mente es factible sino recomendable admitir esfuerzos de tensión 

i~~ortantes en el concreto, ya que por el contrario existe la 1n 

conveniencia de disefiar elementos de concreto presforzado ~on 

contraflechas permanentes exageradas. Asi mismo si la ~elnci6n -

de womento de carga viva a momento total es bajo es recomendabl~ 

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

wiento bajo cargas permanentes ya que el acero de presfuerzo por 

ser un acero de alta resistencia obtenido· del proceso de estira-

do en frio, tiene muy poca defensa a la corrosión. 

\ 
El. Reglamento del D.F. propone una forma indirecta para garanti-

zar que el agrietamiento no sea excesjvo así como limitar las ~-

p6r~iJas por flujo pl§stico manteniendo los esfuerzos en el con-

creto :,ajo condiciones de servicio~ este procedimiento permite -

revisar los esfuerzos bajo condjc]ones de servicio empleando la~ 

teorta elástica del concreto y la sección transformada, o sea afta 
~ --

dir al momento de inercia del concreto macizo la presencia del -

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

tes valores: 

a) Esfuerzos permisibles en el concreto de elementos presforza -

dos. 

~sfuerzos inmediatamente después de la transferencia y antes-

que ocurran las pérdidas por contracción y flujo pl8stico: 

compresión 

tensión en miembros sin refuerzo 
en :a zona de tensión 

o. 6 o 

Ir' 
ci 

f' 
ci 

2 (en kg/cm ) 
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Cuando el esfuerzo de tensión calculado exceda de este valor, se-

suministrará refuerzo para que resista la fuerza total de tensión 

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 transferen--

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

tendones o se disipa la presión en el gato, o, en postensado, 

cuando se anclan los tendones. 

Esfuerzos bajo cargas muerta y viva de servicio: 

Compresión 

Tensi.ón 

0.45 f' e 

2 IT' C ·en kg/cm 2) e 

1 

Estos valores pueden excederse siempre que se justifique que el -

comporta~iento estructural del elemento es adecuado. 

~ 
b) Esfuerzos permisibles en el acero de presfuerzo 

Debidos a la fuerza aplicada por ~1 gato 

Inmediatamente despu~s de la transferencia 

0.80 f sr 

o. 70 f sr 

En estas expresiones f es el esfuerzo resistente nominal del sr 

acero de presfuerzo. 
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10-1-1 

10-l-11 

10 - 1 DIFERENTES TIPOS D~ SECCIONES USUALES 

Criterios de formas de secciones transversales 

Resistencia a flexión y cortante 

La resistencia a flexión ( __ I_ 
Vs 

T ) debe ser lo más gran.de con 
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 ~- ~ Vs Vi 
( = l) 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, consti~uidos 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 Construcc16n de las almas 

a) Para obtener el mejor rendimiento " f " entonces la 

más grande resistencia a flexi6n, se debe reducir al 

maxtmurn el ancho de las almas. 



----

b) La soluci6n ideal por eso es de constituir las vigas en 

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

plicaci6n. 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 almas son, en la practica, l).enas 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 

1 
1 

2 

Rectangular 1 T T I CojÓn Fino 

T Seccio'n 

- T lLLL(~ 1 1 1 1 1 (;), w 
V, ~ 

l ~11111 '/ 

-·· 

1 i e i 1 3 
,...., 

0,4 ~Or5a0,55 
~ 

o' 6~ - -

**** 

' 1 
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10-1-12 Resistencia a la torsión 

10-l-121 Características a torsi6n de secciones 

h¡b 

A 

X' 

a) 

i.O 

Secciones rectangulares b x h con h > b 

l.2 

Momento de inercia a torsión: J e A b3 X h 

Esfuerzo de corte maximum, debido a un cople Mt, en el 

medio del mas grande lado h a:Mt 
~:___ __ 
A1 ~ 2 X h 

1.5 2.0 2.5 3.0 4.0 5.0 lO. O 00 

0,141 0,166 o.t96 0,229 0,249 0,263 0,281 0,291 0,312 0,333 

6,208 0,219 0,23! 0,246 0,258 0,267 0,282 0,291 0,3t2 

b) Secciones abiertas, compuestas de rectángulos finos 

e) 

J = [ 
i 

Losa J 

h. 
l. 

3 
x (b.) con 

l. 

3 

h (b) 3 

3 

hi >> bi 

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

fibra media, de longitud L, cierra la sección S 

e) 

J = 4 

f dL 
e 

S 

Módulo de elasticidad transversal G = E 
2(l+f) 

0,333 

coeficiente de Poisson con(1rendido entre O, 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 1 - la otra en cajón 

S e e Esfuerzo de Corte , 
e ' o n Inercia de Torsión 

! 

~·--·~--------------r--------~--------~-------------------+------------------; 
el ¡.,. b ...¡ 
i .:J -r 

T~~r=b I 
10 '2 

J=-be,.J 
3 

Mt 
be2 

CojÓn con Paredes 

Finas 

Como por ejemplo e = b 
JO 

J'= 30 J 15' 
6 

La secci6n en caj6n gira 30 veces menor, y tiene 6 veces 

menor de esfuerzo de corte. 

b) Para las vigas que deben soportar solicitaciones de tor­

si6n 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 · 

svlicitación a torsión. 

***** 



10-1-2 

10-1-21 

10-1-22 

D 
Losa Llena 

- S 

Secciones rectangulares 

Losas llenas 

La sección rectan~lar es la más económica respecto a la cimbra 

y el colado. Permite además de tener el peralte mínimum. Tiene 

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

Se necesita eocos 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 :.: X. 
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: 

---1:!!.. 

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 

~ !ooF lQhoF 
Losa con Sonovoide CajÓn Vigas- Cajones 

TI LJ Lr ¿r.IF 
Te Sencilla Losas Nervadura das I 

u o o 
1 1 1 1 
1 1 1 1 
1 1 1 1 
[ :J 

Vigas Laterales 

**** 
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10-1-3 

10-1-31 

e-

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. 

1eoricamente esa solución parece perfecta. Pero esas alveolas son muy 

costosas: 

en cimbra interior perdida, que debe ser: 

suficientemente rígi~a para no deformarse 

sólidamence fijada para no 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 facilir:.ar la vibración. 

En conclusión, esa soluci6n debe ser reservada a casos especiales: 

como claros grandes con peralte pequefio (sea para puentes de ca-

rretera 

con 

Vigas -Cajones 

20 

25 
< 

h 
h 

Empleo de vigas - cajones 

< 35 m 

35 m 

**** 
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10-1-33 

7 -

cuando las vigas son sometidas a !Orsió~ 

vigas paralelas deben tener patines inferior importantes. 

En este caso mejor vale distribuir en losas inferiores entre 

vigas 

vigas con peralte limitado (para puent2s h < 1 
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: 

) 

)- iO < b<15 m4 ¡- 15m<b .... , 

lQQJ lo,n_g( 
1 Cajo'n 

Determinación Je 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. 

***** 
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10-1-5 

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 sobr~ obra falsa 

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

formas sencillas ( lo que faci:ita el colado) 

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

y relación de peralte a claro del orden h> _2._ , 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 - cajón. 

Ejemplos de puentes con trabes prefabricas 

Numerosos puentes son constituidos por claros ísostáticos de 20 

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

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

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

Según las posibilidades del equipo: 

se puede prefabricar elementos muy pesados (claros enterob) . 
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 núwero de cables. 

Dimensiones 

*dmf 

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

Puede bajar a ~ 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 ~ 

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 
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i • 1; t t ro d u e e i 6 n.. 

Las estruct~ras al estar sujetas a agentes ex-

ternos (acciones permanente:;~ eventuales u acctdenaa 

tcles) p~csentan dijcrcnte3 comporta~icntos o res--

p tÚ: s t a s ( a g r i e t a m. i en t o, d e f o r.":'.;; e i o n es, u i b r a e i o n es ) 

dependiendo principalmente de: Las caracter(sticas 

aeo~6tricas de la secc~ón transversal, las restric-, 

ctones definidas por los apoyos y la calidad de los 

mccertales empleados. 

Para predecir el comportamiento de los eleaen-

tes estru.ctur·ales se recurre en. lc.boratorio a nocle-

los .fÍsicos a· escala. que ner:.!i ten conocer las ros--

p'.l.estas de las estructuras ba.,jo diferentes condi.ci!l_ 

nus e:ct<:Jrnas, sit~.":.J..o este .Grocedtr:ztento costoso:;-

da C:.ij'Íc-z.l realización, 

.J.l dise.>r" ele.":Le.n~os estrr.J.cturales es convc---

r-.icnte co."'..ucer e~ co.r;¡:)ort~ .. ient.J total d.e ele::e::to:; 
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- .E'$tados l{ni tes de servtcio. E L . .S. 

- Estados l{ni tes de falla.. El..¡:-

Bl Neglar::.ento del DU:crita /ed.ercl, def¿n.e ~-

un estado l(~tte como aquella etapa del comp~rtc---

~tcnto a partir de la cual una estructura o parte -

de ella deja de cumplir con una función pare la ~ue 

jué prouectacla • 

• 

'r 
1 
1 
1 

-----------~bo. 

S 

L.? 
/ 1 

- L n1.4:-i.t 
j --, ~.., 

C:.¿_~ .---. :a. ••• '), ,( l ~) 

1 • 1 1 - .,.... ~ '1 \ ,, u 



Estados l{nttes de servicio son aquellos ~uo 

ti~~~n luJar cuando la eatructura lle3a a esta~os -

._fe defor.-.1aciones, agrtetal.'.ientog vibraciones o dc-­

iio.:; ~·uc afecten su correcto junciona.,1iento, pero no 

s~ capacidad para soportar cargas. 

- jstados l{mitcs ~e falla sor los que corres­

pon ;le;¡ -a 1 o. !Jo t a t'l. i en t o de f i r~ l t i v o de 1 a e a,? a e t d. a d e:~ o 

carga de la estructura o de cualquiera de sus niem­

bro~ o a.i. hecho de que la estructvrav stn ngotar st~ 

capc~tdad de carga ~ufra da~os irre~esibles que ~-­

afecten su resitencia ante nuevas aplicaciones d~-

ca;•--r:.:. lt 

Para rev1.sar los e.~·ta:i.os 1 Íl:ti tes se vucden -

c.7l._:Jlear procedi,.dentos expe;·i.mentales o bien r.u5to-­

dos analíticos basados en evidencias te6ricas y ox­

perir.1entales¡; siendo éste el procedi!.-:.iento e;:pleado 

e~ la nayoría de los casos 9 consiste ~n: 

.ueteminar medi.arlce u.n análisis elástico :1 a 

partir de las caract~rísttcas geom6trtcas de loa -­

ele~~-to8 estrLcturales ~de l~s solicttaci0nC$ ex­

ternes, los elc~2ntos mec¿nicos o acciones tr.ternc~ 



(fuerza normal, momento flexionante, fuerza cortante 

y comento torsioncnte) que se presentan en caJa uno 

de ellos. 
f 

- ~ partir de los elementos mec&nicos anterio-

res y mediante el emple¿ ¿e las hipótesis sinplifi-

e a t o r i 2. s d i s e tT a r y re lJ i s a r 1 os e 1 e rw n t os es t r u. e t u r-r:. 

les .. 

Ser(a deseable contar con un procedi~iento p~-

ra dimensionar estructuras de concreto~ .¡ue nos pcr . -
Ditiera determinar la resistencia de c~da uno de--

sus co~ponentes, sujetos ~stos a cualquier combina-

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

flexionante o momento torstonante. Sln embargo el -

' avance actual de nuestros conocimientos y el equipo 

con el que· usualmente se dispone en ]O$ despachos -

de c¿lculo, ao permiten resolver el pro~lc~a plante~ 

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

a em-lear ~6todos si~plijicatorios que consideran -

:~nica::ente cor.:bin.acf..oncs ~arcic.les de ciertc.s accio 

ncs tr.r.ert!c.s. 
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.Ast ant.eri orr:'!.ente se estuC.ió el cornportcT:i..:nco 

u se obtuvo la resi::;tenciu. de elementos :_.resfot·;:a--

dos sujetos a la combinación del 0res]~erzo y del -

nomento flaxionante 9 haciendo caso omiso ~e la j~e~ 

za cortante y el momento torsionante. 

1 

~hora procederemos a cstu~iar los efectos de -

1 C! • ' u e r:: a e o r ¡; a n t e s o b re e 1 e u e n r os e~ e e o n e re t o ,- re :-: 

jor~ado so~ettdos simultdneame~te a la acción del -

¡;¡,o n en t o J 1 ex: i o r:. a n t e y d e 1 r• res f ~.~ e ,. :::o • 

i!.n lo que a conttnuc.ci6n se se·!alci se consid.c-

ra al concreto .-Jresforzado como una modallc!.ad del -

concreto reforzado con las caractcr{sticas propic::; 

pro~~ctdas por el presfuer~o. 

2. Com.~'orta:.~ie:nto y m_odo cle Jc.lla de elementos de con~ 

creta sujetoi a juer~a- cortante • 

.tll ancli::ar el co::.c•ortanir:nto r!.e eler::entos c~e 
'.o 

concreto rcfor::ado o ,'lrt;;..,Jor::ado sujetos a . ."~Ler:::c -

cortante se pue~en observar dos ;randes etapas: Le 

.e r a $ e n t e e 1 e . • .,. i e t e . : i :J n t o !J 1 a d e 1 e o r.t p o r t a n i e n t. o 



'J 

del elem~nto despuJs del mismo. 

2.1. Com~orta~!ento antes del aJrteta~iento. 

S t a n. a 1 i ::a, 1. os e 1 e o 1.1 p o r t a r; i en t o l! e un a t r a b e de 

concreto reforzado o ,_res.forzado sor.-:etida· a la 

acct6n de cargas ele bo.ja i.n.tensic!.ad que le pr9_ 

ducen monento flexionante y juer~a cortante an 

tes de la aparici6n de las grietas de flexión, 
1 

observamos que este coaportamtento eldstico es 

similar aJ,"de un. T!:aterial lineal. .::.'n esteran-

go es factible determinar los esJ~~r~os a los 

que se encuentran sometidas todas las part{c~-

las que integran la )ieza mediance las f6rnu--

las convencionales de Mec¿nica de ~dtartalcs. 

u V\ C{ - u ¡"JO¡ 
, • r 

~ 1 ....... J-' 1 •• ,..., .. _ ,.J) 1 (. 
, 

('1 ¡.•.;) .. ,~ !"\ ~ 

t V 

"' "" i.f 1) ... <M e V"! r:- "-{_ / t 
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~ 

Í) 
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..:. continu.a.ción. se· presentan los estados de esfu.e!: 

zos de la3 part{culas mostradas; de esta manera el 

esfucl':::O nornal en la dtrecci6n clel eje lon:;itudi-~ 

nal é..e la vtga fx se obti.ene r::.ediante la j6rawla de 

l. a e :; e u. .: C. r í a • 
1 

f.r 
p 

=>----
.ri 

En _que: 

-r Pe ¡--y + }!a 
¡- y 

fx - .Esjue rzo no r1:zal en 1 a di rece t ón :e 

P - Fuerza del pre1ju.er=o. 

e - ~xcentricidad 

1fa =Momento co1·tante en condiciones normales 

de servicio. 

1 

I - ~o~ento de inercia de la sección transver 

sal. 

~ - irea de la secci6n transversal •. 

En regiones cercanas a los apoyos y a las car-

!)c..S concer..trad~ .. ~, se .:.)!··esentan ad.eí::é.s J.e esj'uer::os 

rJ.Orr::c.lcs cZ e.;e lon:;ltu(ll.r..al t!..e la viga 

1 o 
'--·- . 
,-, 
1 ,. l __,_ 
~~ 
1 \ \ 

·----·., 
\ ---------- ··--------l 1 

1 i 

' 1 L __ .J 
/), 
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Existen esfuerzos cortantes en caC.a uno 

de . .!.os planos q¡¿e definen a la partícula Vxy 1J Vy:r 

n.or::Lales entre sí. i:.'stos esfuerzos se pueden evQ---

luar con la ecucción: 

V:r:;; - Vux - 2 

En el caso particular de vigas de secci6n rec-

t.cngular: 

V:ry - Í!JI -
3 V 
;¿ ,! 3 

Se ha esro.blectdo que el estado de esfuer~os ~n 

1/li. punto cualquiera queda definido por los esjuer::os 

.-:oi~~'!ales y tangenciales seoún dos planos cualquiera 

perpendicu.Zarcs entre sí. 

En un punto cuc¡l,Juiera de un elemcnto::estructu-

ral, es factible e~tablecer un n~mero infinito de-

~llos su e3tado de e~juer~os rcspectt~o en junct6n 

lie lo::: e:;juer::os nor;;:.ales, de los esjuer::os corten..-

~es 1J del ¿n]ulo ~~e formen cada plano con el eje -

lo.~,~t tuC.inal del clu;;lcnto. 



7 ~) ....... 

r -¡ 
V t / ¡ 1 

~f-i !"1 
f : 1 1 í j ,.r • 1 ~¿.. 1J.-' ..__ _____ .... 

---? 

-~ f, 

Pare cada partícula del miembro existo un par 

de planos en los que el esj"t.Leri::o cortante es nulo u 

en los que se presenten esfuerzos normales; máximo 

en uno y mínimo en otro. Estos planos se denominpn 

' plenos de esfuerzos principaleso 

Los eajuerzos princt~ales 3e obtienen mediante 

las ecuaciones: 

-f G...\1 :<0 :1. U,..._~ _(f) = 
{>< 

r,_ ('")<. .. _-F, ~ 2 -@) 7 - -r 
-t- u,.:; r-:;- . ~2) ~ 

r 1 

V(/x! l. ( ~ 1 ( {)< ~ 

i- th .. .i -\.'!"/ r ? = ~ \_.: 1 .. 
"'-

Los csjuer:::os ·' !J f2 pueden ser e!. e terL.~ión o •· 1 

de e o.·;¡, res ion. 
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En el caso de ~art{culc.s que presentan única--

nante es¡uerzos cortances en los planos dufinido~ -

por lo.; ejes ''X" y uy" (r..'X'J y vyx) y que se loc~li-

zan en o abajo del eje neutrop se presenta un es;~e~ 

~o principal má~imo ¿e tcn0i6n en un ~lena a 45° --

con el eje longitudinal del elcm~nto cuyo valor es 

igual. 

ft· = Vzy -· Tfyx -- C-=r) 

...testo.<:: esfuerzos se les deno.~ina "Esfuerzo de 

tension ciagonal" y son los q'l.e ¡.~reducen· las !Jrietas 

incli cadas o :Jrietas de tensi6n d.ia:¡onal que se pro-

ducen .. ebtcto a la baja ca:"'Jc.ctdad del concreto a re-

1) 
~--

' !r ! ! ¡ 

.il r·· '<{·V'--¡- : 

! 1 ____ _.·V 

l 
1 

1 ¡ ¡ 7J 
1 

i 
_1 

... (' 

? 
<Y' 



14 

Si detcr.7!ine.m.os los esj"uer=·os prtn~tpales t¡·::._ 

se prestJntan en toc!.os los 1.~r__·ntos de les -¡tembros,. se 

pueden trazar redes de esjueraos de tensión y ds com 

pres i 6n defi ni énd.ose t raye e t o ri a..s de esjLL e rzos. 

Trayectoria de esj~cr~o de tenst6n. 

- - - - Trayectoria de esj~erzo de compresión. 

El concreto es un material que tiene resisten-
' 

cta const¿erable a los esfuerzos de compresión y --

cortante directo y m.uy bajo capecidad a la tenst6n; 

es por ello ~ue los elem¿ntos de concreto tienden a. 

fallar segú.n superficies )erpen.diculares a las dtre~ 

ciones de las tensiones principales. 

Lo anterior hace necesario q:~.e se _:roporczor~c 

rejuer~o ~e acero }ere 30~or~ar aquellas tensionc~ 

;·:.:.e exceden el vc.!J-:· r!e la. rcsi:;:;cr..ctr. a te.'!siór. --

del concreto. 
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Anterio~~~ntc al cstu~iar cle~~ntos pre~jor=a-

dos sujetas a momento flexionante se défini6 el ar­

~ado lnnJitu!inal que $C loca1i=a en le =ona injc-­

¡··ior de l::1 viga y que resiste los esfuerzos de ten­

si6n en las re9i0nes centrales ~el elemento. 

En esta etapaJ se obserua que debido al efecto 

(~e le fuerza cor•tc_nts se 1Jreser~tan esjuer:.:os pr•inci 

pales d~ tensión tncltnados con respe~to al eje lo~ 

Ji!udinal de la viga. 2stos csfucr~os son los que­

p1tc.Zen originar la frJ.lla <~el elemento a uilc cnrJ:'! -

inferior a la qt~e se ;.rodu.cirita la falle. de flexión 

J.el nie1:zbro. 

Desde el punto de vtsta del com~orta~i~nto de 

una Vi)a d~ concreto reforzado o presfor=ado es in-

conveniente qtLC la-resL:tencta de un elcm, nto se C.c 

~a a una fall~ por tens~ón diaaonal por ser este tt 

pode falla C.e ti:;o frácil, a diferenc-ia c!.el cc~o­

en ':'-!fJ fluya el acero lon.gt tu,U.ncl prcscntá;i..!.o::c -­

una falla de ti·o d~ct11. 
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Es por ello que conviene e~tudiar e~te tipo da 

falla y evitar que se presente entes de la ~o~tble 

falla por fluencia del acero. Para evitar esta fa--

lla es necesario colocar acero transuer::;al e1~ for.-:J.rJ. 

c:e varillas .te acero de refuer.::o ? doble cable de-

presfuerzo que sigan las trc.uector-tas de es/uerzos 

o bien panz simplificar el ,nrocedil.ziento constructi 

vo. colocar estribos (¡ue contr'ibuyan en comhlnactón 

con el concreto a resi~tir la J~erza cortante ac---

rnante. 

Conviene se~clar que debido al efecto del pre~ 

fuer~o, los elementos de concreto prcsjor=ado tiene 

una .mayor capacidad para tener· fuerza cor:ante que 

la de concreto ruforzado. 

•) ·.) 
.::;..~. Com~orta~icnto de ele~entos de concreto des---

• o 

pu~s de apare~er las prineras grietas. 

l .l a p a re e e r 1 as .; r i Ti! eras 9 r i e t as~ e 1 e o •-: _'?o r t C'.-

~iento de los elcm~ntos de concreto Jeja de 

ser elc~.-;nco 1J linec.l,· !J por otra ¡Jarte~ el 

p o:; t J 1 e ;: re, 1 e e t r• l a 1 o e e 1 i ::c. e í ó n ,~ t: 1 ~~ s g r- ~ ._ : · :: • 
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to de los elementos de co~creto tanto rcjor=cdo 

como presfor.::ar.!.o se ha rc·c'.J.rrido a ensayes (~e -

laboratorio c;ue han ¡.;erm.iti:io establecer tar:.---

bién la resistefl.cía. de este tipo de elc1lcntos. 

1::, 2~ 1 _ J:.']elf'.Cntos sin rcfne;·:::o transversal .• 

Ll estudiar u~a viga de concreto con raJucr~u -

:..on::;t tuc!.o~::l· ad.ec:.Lado, se otser·va c:ue a lJ·njos 

niveles de carga !J antes ~e que apare=ca~ l~s 

;:Jrii.!cras gri.etc.s de tensién debidaa a la flcxi6n 

el comporta~iento del ele~ento es esenci?lnenLc 

e16stico, sin eAbargo, si se incrc~enta le me.]-

ni tud C.e 1o.s caraas~ lc1 fuerza cortante puec~a -

origincr esfuer.r"!OS pru:cf .. ~ales qt:.e e::.:cc.~en lt!. 

rc~ist~ncia a. tensión Jc! concreto '1 ro d. u e i ónd.o-, 

se :J r t e t ·c. s i n e 1 i na · I."J. s a 1 a m i t a d t~ e 1 .De r a 1 te o 

en las fioras inferiores del elemento. 2st~s 

grietas 7JUec!.en c.·):!.recer en :Juntos en 'iO."!(~e no-. - . 
existan 

cot:!o ur..a prolon:.~cción tie ellas ca;r.btanc!.o :;re--

dt:.alnente de inclinación. 
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- Ti~os de falla. 

a ) Fa 11 a. ~ e t u n s i c5 n ~~ i c. J o n a 1 • 

A partir del mo~ento en que sa producen la$ 

grietas inclina~as, el comportamiento del 

elemento dijiere de2 correspondiente e ~n 

miembro que falle por flexi6n. L~ grieta 

inclinada puede CJ-'c~recer súbita1.·wnte sin 

seffal ~revia y extenderse de inmediato he-

cia arriba y hacia abajo hasta cau=ar el 
' 
1 ' 

colapso del ele,aento; este ttpo de f,_:lla 

se deno1.!ina falla •.!.e tensi6n cU':!·?_onnl. .:::n 

este caso la carga de agrieta~icnto tncli-

n a do e o r responde a 1 a res i s t e n e i a a j u. e , ·.::a 

cortante ~el el~mento. 

r---------!~--. 
¡ 

L. / J 

7 

f Ca 1 W~o-s~ear" cracll 0 

·' 

Fig . .5.4. 1 

T\j'l'' ol ln~illll.'d ~.r.rd¡, llrl'l•l l\d ~l. 



19 

b) Falla de compresión por cortante. 

Puede suceder que el aorietamtento incli-

nado se desarrolle oradual~~nte y que el 

colapso de la pieza se produzca finalnen-

é9 oor el aplastamiento de la /JOna ·de coT.! . -
presión en la~ fibras su~eriores del ele-

mentor al rer[u.cirse considerablemente lr. 

zona disponible para soportar los csf~cr-

aps ~o compresi6n producidos por le flc--

xi6n. A este tipo de falla se le dano~inr. 

el e.I.er:wnto puede ;;o¡Jortar cargas (~e r!t"!--

yor i~!ensiiad q~c 1cs de cgrtetcmten~o -

inclinado. 

e) Fallrr. de adherencia po.,.. cortante. 

Zs f:..:.cttbl.-: tanbién que se presente ot1·o 

se prc::':!r.-. 

tan Jrietas lo~Jitudinales a ntuel de ce~ 

ro de 

to en . "" l.-t.:: 

de a;;] t:S te:.:.: Le·: . -

:.e a) e.rtre:.o :.:..e la gri ... ta tnclir!a.!a. 
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Al igual que en el ca.:>u anterior, la. r.;.:>i::; 

t en e i a C. e 1 e 1 e :a. e n t o e s ;,-¡ a1) o r q u e 1 a e a r iJ .-: 

de agrietamiento incl~nado. 

1 
t 

l ( 
/ / 

1 ! 

t 
t 

1 
í 

Fíi!UrB ~ Rr-pr~c:maci6u ~qurnrltio tlc lo-, cll!crcntc-s 1ipos 

en los que preJom•nJ l· 1 ~ Uln3 corwu•e 

! 
! 

C:::::::l 

t 
' 
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Comentarios en rclact6n a les fallas For cor 

tante y a las fallas por flext6n. 

Es !nconven~e &te que lo~ ~iembr9s de concre-

to reforzado ~ presjor=ado fallen ;or c~al--

quiera de los tres ti~os de jall~s (de corta~ 

te) se.Talac!.a::>p ya ..J.U.e las tres son de tipo -

fr6gtl. ~~ imprcscindi~le que estos clcmcn--

tos se dtseJen para que la resist~ncia se --

~resent& poP fluencin del acero longitudinal 

(sección s~brejorzada) que son de tipo dúctil. 

A la carga ~ue se tiene en la uiJa al ~u~en-

to en ~ue se present1n las prineras grietas 

incltnadas (tensi6n diagoaal) se le denomina 

caraa de a)rieta~iento inclinado; en alaunos 

casos e~te valor corresponde a la ccr]a ncixt - -
ma que ~o~ortc el ~l~m.nto antes de su falla 

por censtón diaJcnal; sin embargo, ñay otro$ 

casos en q:.:.e se ptr.e.:e seguir increnencando 

esta cargo. hasta qt!e se .'Jresente alJILna de 

los otros d.os ti.-coD de jallas: Palla c!.e co:::-

prcsi¿~ por cortante o falla ~e adhércncia -
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por cor~an.te. E.c_,·ca posibtli ;.ad no es preC.eci 

ble y se considera q~e la resistencia del --

elemento corresponde a la carga de agrieta--

miento incltnadoo 

2.2.2. Elementos con refuerzo transversal. 

Antes de comentar el comportamiento de los ele 

mentas de concreto reforzado y nresfor~ado en 

refuerzo transversal y despu~s del agrtetanic~ 

to es conveni€nte mencionar los diferentes ti-

pos de refuerzo tran~versal. 

Existen varios tipos de refuerzo transver-sal, 

los m6s co~unes son: 

a) Varillas doblada$.- A partir del punto en 

que no se requtere la totalidad del acero -

lon;Jitu.~inal~ es factible doblar cierto .')Or 

centaje de vc::rill':.S, llGoarlas y anclarlt"~~ 
<.') 

a la .;ona de co.::;resi6n .::Zel w.ter::.bro •. ::stc -

d o b 1 e ::: d. e u e r z. l 1 c. s .e ro t! !.J. e e e i e r : a e e p c. e l ' ~ e . : 

a esjuor~o cortcntc. 



b) ~~tribos inclinados.~ ¿ste ttpo de estribos 

puede foruar dngulos de '5° a 60° con el --

aje longitudinal. 

e j 1:.' s t r i b os ve r t i e a 1 es • ~ Es e 1 t i , o de re fu e r-

::o tr-ansversal m._'s conveniente. Estos o:::tri 

bos pueden ser abiertos o cerrado:::, stcn¿o 

estos dltt~os los ~nlcoe reco~end~dos. De-

~rafer2ncia deben ser anclados mediante ga~ 

chos a 135° como se muestran en las Jtyuras 

aQ.jur.tas. 

Fiq 1 · Ancrojcs ce esrribos 

d) Cables C..e pr<J:::fucr::.:; incli.nu:,:os.- Al t.:/ual 

.:¡ue t:Jn el eas<;> .:~e lns v.::;.rillas, estos ce--

o 1 es p ru d. u. e en e a.::~ c1 e i C. a d p a ra re du e t r 1 c. --

J u e r:: a ,_ o r t a n e~ • 



21 

m TI-T r r- -r· r-¡ t-r-¡---,-
1 1 1 1 1 1 1 ¡ 1 1 1 1 
1 1 1 i : 1 1 1 1 1 1 
~ 1 1 ' • 1 ! 1 1 

------------------~---~ L~-~ "r-- .:;,. 
A b) E:l11~0s vert:calu :;; 

El comportamiento de miembros con rafuer~o ---
' 1 

transversal antes de que se ~resenten las prt-. 

•eras Jrietas inclinadas, es semejante al de -

los ,¡¡ier;zbros sin refuerzo transversal,·. sin e1!?.-

bargo, al momento que aparecen é$tas, el acero 

transversal cmpte .. ;a a trabajar y rcst::ttr los 

esfuer=os Je tensión inclinada evitando que se 

pro~aJuen l_s Jrietas. St la cantidad de acero 

transver:Jal es adec~:..al!a, la post:;le falla d.al 

elc::zento se .-re.>entc. por flucncta del acero 
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De los ensa;¡es de laboratorio, se ha detcrrúnr.. 

do ..¡ue la cc.paciJad de un r::.ier:?.bro a fucr.:a cor_ 

tante es iaual a la suma de la capacidad del -

concreto sim~le y la capacidad del refuer~o -­

t rans ver.:url n 

3. L'eca.1.i:JI,>OS de falla en cl._·,-,u::nto.s su.jetos a fuer::a 

cort~2nt.e. 

Con el fin de simpltjtcar le cuantijicacion ~e 

1 a. res i s t en e i a a fu e r z a e o r tan te de 1 os e 1 e r::. f' n tos 

de cor:.c reto refo r:~ado y pre.>fo r.::ado se Áa.n idea do 

aecanismos de falla. 

3 .• 1~ L'lementos sin refuer::o t.,.ansversal. 

Si en laboratorio cn~ay&raaos una viga de con­

creto sin r~J~arzo transvc~sal con acero longitu¿l­

n.al a.~ecv.ado a 1:-:.s noccsidades de 1._-s cargc.s cxtcr-

nas P y se incrcncnta el valor de P desde O hasta -

la falla ¿pl el2~~nto» se pue¿en presentar dijeren-

tes alternativas de falla. 
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Al llegar· al valor de P cor,·espondtente al agri.r::_ 

ta~icnto Pag. se presentan las primeras gri~tas tn-

clinadas de tensi6n dtaoonal mostradas en la ftourao 

Estcs arietas se propagan ·hacia cbajo y hacia arri-

bq ~el me~to peralte hasta llegar a la zona de co~­

presi6n del ele~cnto. 

En este momento se puede definir el siguiente 

diagra~a de cuerpo libre. 

JíCTA. El dtagra.m.a de esfuer::os de tenst6n en. el aCE_ 

ro longitudinal se supone lineal b scm.ejantc 

al dtagrcma de momento flexionante del elemen 

to debido a que el comporta~iento del clenen-

to hasta el momento en que se presentan la= -

prtaeras grietas inclinadas se pue¿e constdc-

rar elé.stico-y lineal. 
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La aparict6~ de la grieta de tenst6n dlaaonal 

proc!.uce en el mtembro t't·es .efec:tos: 

Se reduce la aona que resiste los esjuernos de 

compresión en el mieMbro a la :rojunjidad y. 

Se reduce le capcctdad a fuerza cortante del nicn 

bro pues un valor inicial bd se llega a un valor 

bu al ~resentarse dicho agrieta~iento. - . 

~ Se incrementa el esfuerzo a tensión en la secci6n 

-A~~ de lQ.s varillas lon!}i tudincles al; pasar de un 

esftter::o fa a ttn esfuer.:-:o fb desoués del agrieta.-

miento. 

Se debe .::on:;tclerar ~·ue des,:·ués del aJrietar.lien 

to inc.!inado se requit1re contar con una lonJitt~r!. de 

anclaje de descrrollo adecuado de las varillas de -

.J ;;c.rtir del nrtevo esta ?.o el r:U.erzbro se prLe .. :e 

dcscrt,..Jir co:!o u.n. reo c.tz.rantario con la jor•r.1a I.~IJ$-

trcdc. 
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Se fJ~wr_fer~ :->resenta.r vurla:; posibilidades. 

a) .~·1 área rec!uctd.a. by sea insuJtctente _Drtr(' 

resistir la fuerra cortante actuante, pro-

pagándos.:: la grieta inc:Z.inada IJ fallc.nc:o 

e 1 r:¡ i e ri7.l.• r_o por t en s t ó n di c. g o na 1 • 

b) J~.z valor C::e !J. sea l.'lC?!Or" r;t~e el valor c~c a 

,..,.,., .... ,,, • ..,.l· o<-¡ .., .... .., .. cn+a·,.,,.,o""""' ¡,r,a ]'a 'la iJO"' 
V '1... H¿. }·1 V J J ~ ,LJ 1 '-i V .. (; l "._~ ~ 'l.,. v , l. .L ! 1 

aplc$taT:!ier>.to del concreto er; esa :-:onc. (f['_ 

' 
llc. de compresi6n .~or cortante/. 

e) La longit'..Ld de le. varilla a la t.zqr:..ic; ia-

de .A se a r,: e~~ o r C", n 

rrollo requerida y se prese~te una falla -

dA adherencia por cor·tante. 

3.2. Elem~ntos con refucr~o trons~ersal • 

.;i p.:rtir ._~¡ .~:o:-:ento en •!tW se ::;re$entan 1 :: -

• • o 1 o p r t .':"! e re :: :; r l. e t e s L n e ::. n :. ·· r: s 

curtc.nCt3. 
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.:i j'incs del siglo pu.sado, Sitter pro_:,uso r~nc 

fdeali~act6n de le contribuci6n iel acero transver-

sal a fucr~a cortante y le dcno~in6 »Analog{a de la 

ar~adura», esta analogía sigue e~pledndosa h~stn la 

fecha y ~irve de base para ~efinir la contribución 

~el acero transversalo 

~nclo~{a de la crmcdura. 

Un nicnbro de concreto reforzado con acero 

t rahs versa 1 se asel.'z e ja a un. a a r"':!adura en· 1 a c¡u.1:1 e 1 
1 

1 
refuerBo longitudinal corresponde a la cucr~a inje-

rior,. la ~on.a que trabaja a compresión del concreto 

la cuerda su~erior, los estribos representan las --

diagonales que trabajan a tensi6n y la zona dejini-

da por dos arietas inclinci~s las diagonales a. con-

orest6n. 
4 

., 
+ 

e f7~~YL_i , .. 
~ ~ . • r--;-¡- T 



En esta c.nalo2ia se ha despreciado el ,'Jeso prE_ 

pio !J las car!}a.S distribtlicic_.~ entre :Jriet(!S in. 

clin,¡das. 

De j e 1 ¿ e r :'Jo 1 i b re de 1 n u el o se t i en : 

T -t-ba T ~ T-:: Á U'' f!. ú:ric<. +re UT ... G) -:-(8) 
Al~ ¡\'l.sft '-<=ld <-t- \-c. ~e 

.Jl incre:r..cnto del momento f.:J.It.se obtiene 

6 M -= 6:T · -z. 6, T ::- A 1/\ 

Pero: 

Substi t!..:.~¡e.'1.do: 

\ 
• f 

¡ 5 ----

--

V's 

"-

,:"\._.:;.. ... ..'(_ ._~ 
- ......... 
~··'-f 8 

-.- '7 
1 

---



Sea 

Sea 

V 1:;. A u.f S • ":. 

S 

--z_=.c:l 

V'- _Á¡yJ{l·t;.t 
S 
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\ 
'(1 

... ) 

El valor del cortante V' que interesa es el r¡ne 

V , -=. 

Pera estribo vertical: 

v'= 
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Esta ecttación proporciona Jl.c. contribución del 

~cero trcnsver3al a resistir la fuerza cortante ac-

tuantco 

¡J\()\(\f\M~, 
~ r 9 r , ~ 

(O) A ~ie~;l trus;: 

r.~·""'~,~~·""==,,==;7:==L ___ ==z:::;=O ==z=::;::::,_==---1_1 

~ 
~'"~ (el Reonforced c:>ncrcte b~am ... th .nch,.,ej wetJ re;nforce11ent 

-
(d) 

- ........ 
~~7~ 

¡¡r---;:-
' 1 1 

1 

1 1 1 l ! 1 1 ¡ 
(t!) R~ .,!orcej CJncre~~ Cer::'TI "'''" ,,:rt CCI w~b reonfvrce:nen: 

fHJ. 56"} 
TrU\\ .JO.Jf,,.:n:~. 
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4. F~ctorcs que influyen en la ca~'a de agrieta~icnto 

4.1. Elenentos sin esfuerzo tra~suersal. 

l!.'xtstca varios factores qr..:.e influyen directa.--~ 

r.:ente cm la car[Ja de agrietamiento de ·un r.zie1::bro i!C 

concreto refor,-:ado. Los que se consideran (~e ma;/011 

trn~ortancla son los siguientes: 

a) Resistencia de concr~to a tensión.- Se ha ob 

servado que a mayor rest~tcncta del concreto 

a tensión mayor es le. carga de a:]rictauiento, 

este factor se represent!! por h m dado 

QlLe la resistf::ncia a tensión es jiLnctJn r~e -

la rci= cuadrada de la r~sistcncia a compre-

stón del conc~cto. 

b) Por.:e~!tcJC de acero lon:;itudinal.- Lo:; :.:'l.c::-

bros que cuentan con ~ayor porcentaje de ac~ 

ro lon~itudinal a t~nsi6n orocorcionan c~r--.. . . . 

jo.s porcentajes, t5sto se é!<Jba a íJ!l.t: ~o.tt .::or._·.· 

' . 
w .''L .. 



del concreto a ju.er::a corcant.::p reducié:.t~osc 

la •;ar:;a de a[)rietu.;.~icnto inclinado. 

e) ramafio.- Se ha observado que en los ensayes 

de laboratorio, a i·!a')or tamaií.o del elcl''.cnto 

menor carga de agrtct.Rtento inclinado. 

d) Re 1 a e i 6 n 1 1 <.1 a n eh o a pe ro:. .Z te • ~ S e t i e n a r.J a--~ 

LUJ.!)Or ;'eluci6n de QilCho a peral te b/h. 

e) .~.:.'sbeltez,- Si c!ej'tni:~os la e:.;beltcz en nn ·-·~ 

miembro de concreto rufor~ado co~o la rcla--

cirfn del claro é.or:.t~C existe j'uer:Ja cortr..ntcg 

se reduce la carva de aarieluniento. 

' ' 1 
-- , JI 
e.::~~ e t. e ~ 

\¡1 1 
/ ú r ; • ~ 1 .• ·~· { J 

M 

VrL 

l , ! ._ •. 1 -~ (. 
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.Ssta relaci6n inversa en .. t:·e esbel.tez y car]c. 

de agrietamiento, se erpEica por lo stguicn-

te: J mayor c~boltcz ~avor ayrictanicnto por 

jlexi6n y mayores concentraciones de esjucr-

zos en las partes superi(J)res rle les grt_ctc:s 

al reducirse .~a zona par;,_...._ tomar- fuer::a cor--

tante. Estas concentraciones ce esjuernos i~ 

crer.!entan les vosibilioc.r:~es de <¡ue se ;'rt'Scn . . -
ten ~rtetas de tensi6n diagonal cono conti--

nuaci6n de las de flexi6n. 

En elementos de esbeltez reducida o sea )o:;; 

que ti en en ca r!J:.!S ce rcan . .J.s a 1 os a :JO !JOS, 1 os 

esj'ue reos no r;:c.l es C. e e o:::pres i 6n L!J.. di .::rl!t nu­

yen el valor del esjuer=o principal de ~¿n-­

si6n y aumentan la carga de aJrietamiento i~ 

clinado. 

f) Car!}a axial.- Los :;;.ie;,:bros suj3ios a .(u.er·,:as 

cxialcs r.!.e con~-yrcsic~n descrroll:1n esfucr.--:•J:J 

nor'1 les' ·1c co.,... r ···t •,., •"I•(J r-e 1UCC"' 1 r .... ,, .... ., o'..., .. a lv ••• ~) (.; .... '- • • 'i -~ l. • • a . e •• " w , • 

dicaonal :J nor lo tcnto los agrietcr:-ztento:; í~t . -
clintz<io.:::; por otra _;.crt~J 1.'!~ car;]c.s a::.:tc:lc:: 

de tensión .'ra ~t¿ccn csftw¡·:.:os .. :e tcnsi6n (~i.;~ 

t.::·¡ i en t o in e 1 z. na,~ o. 



g) Co~te de varillas lon?itulinales.- Zn las~~ 

se vari 11 as 1 onoi tu U na les trabajando a ten-

sión se proC.ucen concen!.rcciones de e::.¡'u.er--

;:~os ~¡ue ::.rotJOcan :¡rietas de flexión, L;0to e 

su vez increncnta los es]~ue¡· ... -:o3 corccntes :1 

fcr.:í.lit:a la j'orra.ación ie ,]rieLs inclfna<c.:; 

e o r:t. o e o n t i n !L :1 e i ó n el o 1 e ;:: :; r ·if'! t as ti e t en s i c5 n • 

Se coment6 anteriormente que estos: .,:iZ:nbros --

p¡~esentar. un co;~:porta;Ti.iento semf?jante al de lo:; ---

:deubros stn rcj::.cr::o trans?Je."'s.:l hc;.sta el r .• o;·~ento 

en qtLe aprzrece;:n les pri.:.~eras [JI .. iet.-:.s tnclina1!.a.s~ --

lue~o los factores que in;luyen en la carga de ----

a:Jriet(¡:::.iento inclinado :;on las 7:'len.cionad•:::; an:.crior 

T.ientc. 

5, ~':'::.ctorcs q:rc infl!.;¡en. er: le. rcsi.stc.'?.cia. de e],:,·.:cr;--

tos prv~for::ado::; ::~jetos a j~erza cortante. 

5.1 ... ::ler.1enLus sir: r.sf~:..cr::o t1·a.n.Juersal. 



Considerando que no es factible pred!!cir t.!n -

un r.ztembro de concreto rejorzad.o si la caraa de Jc.·-

lla :>erá i.!ayor que la del agricta;.¡iento inclina.:~o ·-

-se ha definido co.:;o rcsi.stencic del ntembro la co--

rre.spondiente a la carga de agrietaMiento inclina--

do. 

De lo anterior se concluye que los factores 

que injluuen en la resistencia a fuer::a cortante c!e 

un miembro de concreto rejor~ado sin refuer~o sin -

rsfuer::o transversal son lo:; mi.sr.tos que los espcci­
¡ 

fLcados para la carga de agrietar.;.iento en este ttpo 
J 

de elc:mentos. 

5.2. ~~amentos con refuerzo transversal. 

Los ensayes de laboratorio realizadoa reciente 

mente de:1ue.s·:ran que La resistencia a fuerza cortf!~ 

te de un :.!icmbro Je rejuer::o transversal es toual e 

la suna ~e la contribuci6n del concreto y·la del re 

ft.:.er.·:o transversal. Los factores que influyen erz le .. 

contribución del c....,l!crcto han sido r...encionaC:.o~ ant:c 
. 

r¡or.::ente y los corre:;_.,on.~ientes al rcfuer::o trr..::~-

!J e r s c:l se ,:·u e e!. en ~: e:!. u e i r e!. e 1 a a na 1 o:; i a el. e 1 a a r . r.--

d~ra oroJuesta ~or Rtttor. . . . 
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6. 1lc:..i~·taneia. da elt.:m.entos pre~jor::a;!.os sujetos a ---

fu e r:: a e o r tan te según 1:' o r.7l. as i' 6 en i e as Con _u 1 e~::. en. t a--

rtcs del Re]lamento de Construcción para el Distrt-

to F'ad.eral 1977o 

A pcrtir de los diagramas ¿e elenantos nec6ni-

cos obteni.!os J.el análi..;ic estrl~ctu.ral :Je detcr·.:i--

nan l2s acciones internas ~lti~as tomando en cu~nt~ 

los factores de ccrga establecidos. 

Vu.a - ,;.•. C. Va - (!) 

Cor.1binación de acciones permanentes !J eventuc-

1 es. 

Vu.a - 1.4 (Vcm + Vcv) 

Vua - 1.5 (Vcm + Vcv) 

Cuando se pueden presentar a)lOI,L6:ractones e~).-:~-

siderajlcs. 

Ca~binación ~e accionas permanentes even tz¿c.J e.:; 
\\ · ... 

y acctclentales. 



~1 

Y u a - 1 • 1 ( V e m + V e u + V s) (f) 

Se toma la mayor de ( 2 ) u ( 4 ) o (3) 

y ( 4). 

6.1. Contri!Jnci6n del concreto siT.1.ple. 
\ 

C.l.l. Si la resistencia del presf~ar~o cjcc-

tivo 'reprcst.:nta men.os del 40~·~ C.:c la --

reststeffcia a tensi6n de todo el re---

fuerzo de tenst6n (presjorzado y sin -
1 

presjuer.?o) se e1.--zplec.n las 1ecuacioncs 

para evaluar Ve definidas para concre-

to rejor::ado. 

6.1.2. Si la resi..tcncia Q..el presf~.:..cr· .. o ejec-

t i v o re p re 3 en t a e 1 -J O,~ o m é s de 1 :1 .~ .:J-

sistenctc a tensi6n ¿e todo el rejucr-

zo de tensión (pres~orzado u sin ?re~-

forzar) se cnplea la siguiente ccuaciJ~. 

'1 1 ) +so '1~ 
/.A. 

/ 

/ 



En que: 

Ve 

Fr 

b 

¡• 
11 

" ,1., 

i'ue¡~:-:a cortante tiUe to;;za el concreto--

strn¿lc. 

;~ctor de reducción de la resistencia -

con valor ce 0.8 

~ncho de la sección rectany~lar. 

= }~er~a cortante actuante en la secci6n 

consic!.erada. 

Comento flextonant~ act~ante en la scc-

ct6n consideradc. 

dt - Distancia de la fibra e:rtre:-:~a en cor.;.prg_ 

stón al centroide de los tendones de --

presfu.er::o. 
~ 

- e = Resistencta no~inal del concreto a com-

prest ón. 

Para é.tse:io se JHtede considerar: 

f~ = 0.8 f'c _._, @) 

¡.; s n e e t f t e a e i o n e s e o:·. u 1 e -;: :5 n t a r i a s • . . 
(1) Ve :;:Íl?.V".D.- i.'l esju.er::o Ve o.'Jtcr.td'o de la--

ecuación ~ebcr& ser ~auor que: 

V e ::: t n = · O • 5 P r b 11 v;;;:;" 
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{2) Ve r.zá.xino.- El esfuerr:o Ve o!Jtenido de la 

ccuact6n deberá ser menor que: 

Ve :.~á.r == 1.3 Fr bd ~ (~} 

(3) Secciones ~ I o L invertidas. El valor de 

t señalado e~ la ecuación S" se substt tn --
ye por bg (ancho del alma) y en esta ecua-. 
ctón se transfor¡;¡,a en .1a siguiente: 

Secciones T o I 

Ve = Pr (b 'd + t 2 ) (0 •. 15 ~ + 50 !.!!:}__) --(yj 
J~ 

Secci6n L~jn~e~ttd~ 

Ve= Fr (b'd + ~) {O.l5y¡;:: 50 V~t) -{:o) 

En que t espesor del pat{n. 

(4) Consideraciones sobre peralte y relación -

peralte-ancho. 

El valor de Ve obtenido ~J las ecuaciones 

-=f ? !J 1° es vélido si se cu1.-:pien --

las siguientes condiciones: 

h ..t:.. l. 00 7.1 

h "- 6 --¡;-
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En que: h ~peralte total. 

Si no ~e cu~plen entas condiciones el va-

lor de Ve obteni~o en les ecuaciones .s-_, 
(._-

1 y /o se radtLce en ün 20,~0 

bn secctones T, I o L 1~ relaci6n h/b se 

toma co;no hÍb, 

ClLando Vu.· sea mayor <Jil e 1/ e se re ~~u i e re re­a 

juer;:o por tensión di::r.Jonal 9 el .¡ue estar:á for;:J.cdo 

por estribos perpendiculares al eje de la pie~a, -

con esjuer~o nominal de fluencia no mayor d~ --~--

/ 2 
fy = 4~00 ~9. cm . 

1.0 es p a e i a::! i en t o E_ de 1 os e::.: t r i b o .s s e de t e rr.: i 

n::r. ce acuerdo éon la ecuación: 

.J. = Fr -~u (.·; d 
/1....c. - 7c 

3- 3eparaci6n de estribos nor~ales al ~je ¿e 

le. .-tcza. 



Av = .tlrea transversal del r·efuer.~o por ten-

st6n diaJOnal (estribos) espaciados a 

una distancia :; 

fy Esfuer~o de jluencia nominal del rejuc~ 

zo transversal. 

Es pe e iji ca e iones compl c;.!en ta ri as. 
1 

(1) Separación ~áxtú.a por area mínima de re--

juerzo transversal. 

S má.r = Fr ,: l?......1JJ... 
3. 5b 

En secciones T, I o L, b se substituye por 

b p. 

(2) Separación mdxima de refuerzo transversal. 

- St Vr.za-:: 1.5 Frbd ~ 
s má.r = 0.75 h. 

- S l Vtta > 1 • 5 Ji'r ., b d V f"' e' 

s má.r = 0.37 h 

(3} •''uer:::a cor:ante úl ti;:;,a actual] te 
, . r.:.ax ~ .~.za _ --

• J 

pe rm. i s i lJ 1 e. 

Vua u:ti:c = ::.5 Fr bd ~ 
Si Vu.a? Vua máx se deba ca.r::oiar la scc;;l6n 

transt•er.:;al del elc:·.t:nto. 
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7. Contribución a le resistencia a J~er~a cortante de 

cables de ~resf~er~o inclinados. 

En el caso de vigas en ~ue los ten~ones de --

presfuerao son desviados en sus extre~os. es facti 

b.J.e reducir lo. j'uer::a cortante actL~ante debido a -

la ccr.:pensación c.;,u,? produce la co;.Iponente ~,ertical 

L'n el c~1.so (Le !Jigas ce concr.::· to p¡~esj'or.:::c.. ) 

~ 

con tendones de trayectorics recta~ como el caso 

c!.e le. figura r.:ostrada a. continuación. 

En l~s sedc:ones localizadas ~ntre ~ y B. C y D~ 

s a p re s e r! t .::. n re n;!. o n e :;; i.nclz.nad.os de jJt'C:s/ucJr::o 

e:::iste la c:.:;nportcrttc vertical del rcsfuer:.:..o ~.:~e 

se puede obtener de ac~erJo con la ecua-

ci6n: 



1 . 

Cor.~.ponente l.'ertical dt:l ;;resfuerzo = P!Jcn ~ 
_...-¡.? b - . 

,¡-; '·' V c:t ·-i o' 

...:.n el caso de vigas de concreto presfor .ac~o -

~edtante tendones con curvatura parab6itc~ sa pue-

de ol.Jtener la co.;¿ponente vertical l-'.el presfuer::o ·-

de la si)uienr;e maner'a (sieu_ore u cuando 1~ rc:n .. l-

tanta del ~resj~er~o no ~rcscntc excentrici¿cd en 

el extrcno da la viJa)o 

Co;n.ponentc vertical J.:.:l .:..:re.sjuer::o - P sen ·~ 

--



De acuerdo con la r;¡rooieri:1:!.. . -

-{' / 
¿ ... 

'-

de la parébola 

f) 
-t 

40 

b~- ;~·xcer.tricidad de los tendones de presjuc.:r-

R~ al centro del claro. 

1 - Clero de la viga" 

... 
c.a::o se puede obtener de la :;i.;uiente nanera: 

x - Distancia de la secci6n considerada al ex-

tre~o de la vtga. 

\ 

-1¡, - X' " _, 
.. f/ ;, } 

Para el ca:::o e]:~ q:...t: le:: tr(!•;ectoric.~ (!t.? los-
..., . -· 

tan~ones no sean ~nrabólic~::: y ~rc~c~tcn otro tipo 

e::_;lear las ecuacion.t:s antcrior ... .-s .. 

. 1 
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FUERZA CORTANTE EN VIGAS PRESFORZADAS 

DE SECCION COMPUESTA 

Una viga de secci6n compuesta es un elemento estructural formado 

por dos o m6s materiales de características diferentes o Exis~en diversos H= 

pos de secciones compuestos; sin embargo el c:aso que nos interesa en este 

curso, es el de trabes d' concreto presforzcdo, prefabricadas, que trabajan 

en secci6n compuesta con una losa o firme estructural colado en el lugar~ 

Las trabes presforzadas son prefabricada en plantas y posteriormen-

te transportadas y colocadas en el sitio definitivoo En el lugar de la obra 

se cuela sobre ellas los firmes o losas estructurales, fonnando al fraguar y 

adquirir la resistencia adecuada uno viga de sección compuestao 
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la práctica usual, es que el concreto empleado en lo trabe prefab~ 

ceda)' presforzada sea de mayor resistencia (en nuestro país se emplean con= 

cretos de f'c = 350 a 400 Kg/cm2). que e.l de la losa o firr.z.e colatio 

in situ (fgc = 200 KJ/cm2 ). 

Con anterioridad, en ia parte correspondiente a flexi6n, se estudi6 

~~ diseño y revisión por flexión de vigas de sección compuesta o Ahoro nos = 

d:.:dicaremos al estudio de su comportamiento befo la acci6n de la fuerza cor 

rante. 

En las vagas de sección compuesta es necesario asegurar que no exis 

ta! la posibilidad de desplazamientos horizontal relativos en io su~rfic ie de .: 

contacto, entre la losa o finne colada in sHu y la trabe prefabricada, ade-

más se debe asegurar, que no se presente una sepamc:i6n (normai a io super-rr 

e ie de contact·o) entre la losa >' la trabe prefabricada. 

Para evitar el desplazamiento ho~ izontai relativo entre los dos ele= 

mentas se dejan superficies rugosas o los denominadas llaves de cortante - ~ 

(Sheor Kegs) en las trabes prefabricodasa 

Paro evitar la separoci6n de !~s dos elementos en el sentido normal = 

a ~a superficie de contacto se empleen conectores de corten te (varill.as de es= 

fuerzo) o Estos conectores deben estar convenientemente anclados en ios trabes 
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presf~9das y ~r;ar en una longitud cie desarroilo suficiente en la losa o 

Ea u~wl también emplear a los estribos de la trabe como conectores 

para re~btir fl.l4r--"os rasantes, para ello, se aumenta su longitud de manera -

que_ ~~~~ven a lo losa y se doblen en ella con la longitud necesaria para de 

~rrollgr su anelole por adherencia. 

Conviene recordar que en cualquier portrcula de una viga, existen 

esfuerE@§ ~ortantes en dos planos normales, ( 1/)C.J) esfuerzo ~ortante vertical 
, 

Y: ( :JJJI'). esfueno eortante horizontal. 

4---U¡x. 

- . 

AntorlQI."mente estud iamcs los efectos de estos esfuerzos cortantes en 

conjunto con les esfuerzos normales producid~ por la flexi&\, presentándose 

esfuer.{Q~ de te~ión diagonal que son resistidos por el concreto y/o por los 

estribQ:!,. AhorQ: bien, en el caso de secciones compuestas, conviene revisar 

ca ¡::.lanQ de cc-n~acto entre las dos portes que integron la secci6n compuesta, 



4 

por ser éste un plano con camcteristiccs especiales 17 en el que es factible 
- ' ' 

se presef"'ten despiazamientos verticales u horizontales entre la trabe y la 

¡o:¡,c¡ • 

elll 
Paro revisar por fuerza cortante vigas de sección compuesta se e~ 

pieon los mismo criterios especificados en secciones simples, considerando 

n !e secci6n compuesto como un elemento monoii'Hco en el que e! peralte 

( 

y (;;1 momento ae inercia son !vs correspondientes o Ro propia sección com-

puesta. 

hua revisar la ~opacidad de transmitir la fuerza rasante de ia tro 
' 1 

1 
be a la losa o firme estructuraiJ' el reglamento del Distrito Federal 1977 ha 

definido las siguientes especificaciones: 

Efecto:: de la fuerza cortante,, 

1. El esfuerzo cortante hori~ontol-:;- vh, eH11 io superficie de conta~ 

to entre los elementos que forman !a viga compuesta puede calcularse con ~ 

Hq- expresi6n 

donde 

V u- fuerza cortante de dis~ño 

' ~, 



bv- ancho del área de contacto-

d - peralte efectivo de la secci6n compuesta· 

11. Debe asegurarse que en la superficie de contacto entre los ele 
1 -

mentos componentes se trasmitan los esfuerzos cortantes que ahí actúat 

111. Para trasmitir en la superficie de contacto los esfuerzos cortan-

t~s de diseño, se admitlrén los valores siguientes: 

1. En eJementos donde no se usen anclajes metálicos y la superfi­

cie de contacto esté rugosa y Bmpia: 3 kg/cm2 (se admitirá que una superfi-

cie está rugosa si tiene rugosidades del orden de S mm o mayores~. 

2. Donde se cumplan los requisitos mínimos para los conectores que 

>tdica el inciso IV y la superficie de contacto esté limpia pero no rugosa: 

6 kg/cm2. 

- -

3. 9Gnde se cumplan los requisitos mínimos para ios conectores del 

inciso IV y la superficie de contacto esté limpia y rugosa: 25 kg/cm2 
o 

\ 

Cuando el esfuerzo cortante d~ diseño exceda de 25 kg/cm2 , el di-

seño por cortante horizontal se hará de acuerdo con los criterios de cortante 

por fricci6n de 2.1 .. S k). 
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IY .. __ Para. qoo sean válidos los esfuerzos prescritos en 2 y 3 del nú= 

mero 111 deben usorw conectores formadas por barros o estribos normales al 

plano de contacto. El Ór(!{1 mínima de este refuerzo será 3/fv veces el área , 

de contacto (fy en kg/cm2). Su espaciamiento no exceder6 de seis veces el 

e5pesor del elemento colado en lugar ni de 60 cm" Ademós, íos conectores 

deben c11dorse en ambos componentes del elemento compuesto de modo que -

~n el p!ono de contocto pueden desarrollar no menos del 80 por ciento de su 

esfuerzo de fi uenc ia o 

V 11 E~ wefootto por tensión diagonal de unrn vügo compuesta se di= 

-
.t!nensionorá como si s~ tratara de ·1Jna viga monoHrioo -de ~a misma fo:ma. 

Resistencia a f1.erzo cortante por fricci6n. 
--~· "Q ..,.,_ 

.Estas_ disposiciones se aplican en se.::dones donde. ll"ige e! cortante = 

diirecto y no la tensión diagonal (en ménsu!as -cortas0 por -ejemplo, y en de~ 

~Hes _de cone).iones de estructuras prefabricadas o En tales casos, si se nec! 

¡sito refuerzo, este deberá ser perpendicufar al plano critico por cortante di= 

recto.. Dicho_ refu~r:o deba estar bien distribuido en ia secci6n definñda por 

~l:p.luno crüico y debe eStar anclado a ambos. lados d~ modo. que pueda at= 

canzar su esfuerzo d~ fluencia en el plano mencionadoo 

la resisten~io o fuerzo cortante, VR .. se t-amanS .como el menor de = 

k:., valores calculados con las expresiones siguientes-: 
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F~ (/yfo fy + Nu) 

F R [ 14 A + O. 8 (Avf • fy + 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 sección definida por e! plano crnico en cm2; N y es la fuer-

za de diseño de compresión normai al plano cril-ico, e~ kg, y /u el coefi­

ciente d¡;, fricci6n que se tomará igual a 1.4 en concreto colado monolüic~ 

mente, igual a 1 ~O para concreto colado contra concreto endurecido' e iguol 

a 0.7 entre concreto y acero laminado. Los valores d~ anteriores se -

aplican si el concreto endurecido"' contra el que se coloca concreto fresco -

tiene rugosidades del o.den de 5 mm o mayores, y si el acero está limpio y 

sin pintura. 

'2n los expresiones anteriores, fy no se supondrá mayor de 4200 kg/ 

-/e~ • Cuando haya tensiones normales al plano criiico, sea por tensi6n di~ 
-

recta o por flexi6n, en Avf no se incluirá el área de a,cero necesaria por ~ 

tos conceptos. 
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ESFUSif¿Q,r; E!! ZOJIAS DE AlfCLAJE DE Pi?ESFUERZOo 

En las ~onas de anclaje de los tendones de presfuc~ 

g~b se presentan esfuerzos de considerable mcgnttud que-

pu~den llegar a ocasionar fallas del elemento presforzado 

al no tomarse las precauciones adecuadas~ La falla se ma~ 

n~Jiesta por la formación de grietas longitudtnale3 en 

2os extremos de las vtgas presjorzadas~ E8 factible da -~ 

ªvttar esta fallaD Si .Se determinan COn máS 0 menOS precl e 
;gt6n los 

. ¡ 
esfuerzos actuantes debidos al anclaJe del pres-

Ju.erzq y 
C 
se colo~a el acero transversal requerido por es-

Sin embaraoD el determinar la magnttud d.e lo3 ea--­

.j'uer:::os es un prt)blcma de no fácil .solución; además so ha 

g~seruado que las características que se presentan en los 

eiamentos pretensados son dijerdntes a laa que .se prcsen­

~an en los elementos po&tensadoso A conttnuaci6n ae mu~s-

tFc.n los diagramas de cuerpo ltbre de los extremos de vi-

~as pretensadas y postensadas: 



{' 

9 

.:t.. 

(al Pretensooncd beoms 

Flg. 5·6 Anl·hornge forcP.s. 

---------~ 
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En las figuras antertoresp se pueden observar (tan-

t~ en piezas pretensadas como postensadas) las fuerzas a~ 

tuan~es en el conc~eto en las zonás extremas de l~s utgas 

dlibtlf.as a la tran~jercnci.a del presfuer:::o y a las reacci~ 

lHHJ r;ertica-l.eso -ram.otén e::fi.stirán en estas sec:::iones aun..:. 

vug no se mu~stra en las figuras antertores9 esfuerzos --

cortantes y esfuerzos nom-ales debidos a la flezt6no Sin 

&mbaroo la fuerza de. ~ayor-magnttud y más críttcas en es-

t~.~ona de la viga es la de tranferencia del presfue~zog­

l~ cual es varias veces mayor en magnitud que la reacción 

El -prob 1 ema-- pues cons-t s te en determinar prt~nerawen-

~~-lGs esfuer~os creados en las zonas de anclaje por las 

/M~P~as mostradas en la~ figuras anteriores. Dado que hay 
r.:.: ""--~~-

Mn~ cvncantrución de fuerHas de gran magnitud en los ex--

~Qa notables en el ~oncreto~ 

Esta concentrac~6n de esfuerzos~ que se desarroll~ 

&~ los extr~mos de las vigas presJorzad~s» se considera -

c_etu. .• nte en una longitud igual a un peralte de la secci• np 
. 

~:~ ~llá de esta secci6n el presfuerzo se ha.transmiti~ 
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y los efectos de concentractón de esfuerzos son desprecia 

bl~s. A esta región de las vigas limitadas por los extre-

mos y un peralte de las mismas se les denomina zonas de -

t ron:; fe rene i.J!. 

Los esfuerzos en las zonas de transferencia de las 

vigas varían apreciabiemente en cuanto a valor y natural~ 

~a a lo largo del claros peralte y ancho ·de la viga. Exi~ 

te una gran vartedad de soluciones emp!rtcas y p~ácticas 

para la de te rl/i.i nación de es tós -esfuerzos basados todos - ..... 

ellos en hipótests simpltficatorias. 

EntPe las diferentes soluctones que podemos uttlt--· 

;:ar para la dete.rminación de los esfuerzos en los eztre-­

mcrs d11 las .vtgasg la solución bid.imenstonal básada en la 

taor(a de la elasticidad~~ da ·resultados aceptables .. B'n es 
. . . 

ta tcurt:a la influencia de las reacciones verticales su-

áuspr¡jcia y "se cunstdera ~ue 't..: fuerza de presfuerzo se -

distribuye como una carga lineal en lo ancho de la. viga.­

~ con~inuación se muestra en la figura siguiente la sec-­

ct6n idealizcda de acuerdo con esta teor(a: 

SONO ANO ANCH011AGE 

f1g. 5-7 Jdc¡¡IÍ7.ntion or ~.lC .!LIII'horagf! 
aouc for t.wo-duucmlioonl r.noly11is. l 

165 

·' 

J 



12 

Los resultados de esta tnvestigactón. nos muestra-

que las fu.er.;:as del prcsfuerzo mostradas en la fi.gu.ra an-

teriorp prod~cen esfuerzos de tenstón en varios puntos ce 

la =onó de tran3/erenciao La figura siguiente muestra una 

idecli~cción típtca del extremo de la viga sujetas a dos 

cancen.traciones 8tmétricas de cargao Los esfuerzos de ter~ 

sión aparecen en las dos stguientes regiones: 

__ _......_ 

Fig. S-8 Tem,Jl<! stres.::.es at the spallic¡~ 
and bur~tlr>g zones. 

lo- InmeUlatumentu dcspu~3 del punto de apltcactón 

de las Juerzcs d~l pr~sfu~r~o y dentro de la zona da tra~~ 

j"erenctc.P e.:ri.stcn las zonas denominadas por el lloo. lo se~ 

gu.n se muestra sn. la Jigura a.nterioro Los esfuer;:os ~·u.e -

aquí se present~nD ~e deno~inan esjuer=os de ezplosi6n -­

(vursting stressdS)o La posbci6n exacta de esta ;:ona ~e--

pende en el caso da uigas postensadas del área relativa 

de las plac~s ~~ anclaje del pre~fucr=o (postcnsa4o)o 
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__ 2o- E'n extrem,o de la. sección de la vtua entre las 

placas de anclaje del presfuerzo y cercano a l~s Jtbras ~ 

superiores e inferiores de la vtoau se presenta otra zona 

de esfuer;JOS de ten .si 6n, señal a das en 1 a ft ¡¡ura1 con el !lo. 

2 (spallino stre.sses). 

Las zonas sombreadas representan las regiones en --

que se presentan esfuerzos de comprest6no 

La dtstrtbuci6n de esfuerzos mostrada en la fiaura 

anterior ha sido verificada medtante estudios de fotoela~ 

ttctdad en vigas presforzadas. 

Lo~ tn¡¡eni..eros Eagñel 1J Ouy6n desarrollaron método.-; 

aproximados para determinar esfuer::os en las zonas de --­

tr,.n;;fercncia. El Sr. Afagñel consideraba qua en l~s ,-:or.a:: 

de unclaj~ de una vtoa~ la dtstrtbuci6n de esfuerzos te--

nía l ü ¡'orma do una curva. de tercer grado. Por otra part~ 11 

el Sr. Guy6n introdujo la teoría stmplijtcatorta bidimen­

sional. 

Los resultados obtenidos de las experiencias mostrJ 

ron que }os mdto¿os anteriores dnicamente son correctos -

·bajo ciertas condiciones de caraa: Se observ6.que para e~ 
'.; 

fuerzo~ de t¿nsión peque~os inferiores a los ~ue se prese~ 



14 

ta al agrietarse el concreto~ los métodos mencionados dan 

result~dos correctos. Stn embargoo dado qua el concreto = 

no puade tomar esfuerzos de tenstón consicerc.blesg al pre 

sentarse cterto niuel de cargas se producen grtetas hori­

aon~cles y en esta sttuactón los m~todos de an&ltsis dan 

reaul~ados incorrectos. 

El objeto de determinar los esfuerzos que se prese~ 

t~n en los extremos de las vigas presjorzadasg es el de = 

desarrollar un método que 48termine 1, cantidad del re-=~ 

fuerzo vertical que deba ser colocado en los extremos da 

esta uiga. Dado que ?os esfuerzos de tenstón producidos -

por el anclaje del presfuerzo 0 son de considerable magni= 

tu-d. y que el concreto se agrieta a niveles bajos 11 el ob.ff!.. 

to t.lel rejuer.::o vertical es únicamente el de tmpfHLi1" qu.e 

e1 c.oric.·tami.ento hortzontal aumente y se propa[]u.e a lo =·­

largo de la vtgaD ya que ~e ha comprobado de que el rejua~ 

zo solamente trabaja una 
u 

tamtento hori~ont~lo 

vez que se ha presentado el aurte . -

Los experimentos realizados en vigas de secci6n »]» 

muestran la naturaleza no lineal de los ~sfuer~o~ en loa 

1r.f 
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blocka extremos du estas vigas y la jormaci6n de grietas 

longttudtnales. Estos experimentos tambi~n han mostrado~ 

que realmente no existe para este efecto ninguna ventaja 

notable en la~ seccion~~ rectangulares en compciraci6n con 

la.s secciones 111". 

D~'T:S:~l:ll/A CIOll !JEL l/Rl!.'$i-'UER;:;O TRilll S"'ERSAL. 

~ continuact6n se prese~ta un mdtodo prdcttco desa­

rroll~do por Uarbey Khachaturtan y German Gurfinkel para 

deterTilinar con cterta ap1·oxtmact6n el refuerzo requertdo 

en los bloOcs extremos de las vigas presjorzadas. 

J::n c.:l extremo tia ~. .. toa mo$trado an l.a fl!Jltra .stgul"ct~ 
' -

te l~ secctón A-~ se localiaa a unQ. distancia B del ex-

tra~o de la viga. Con.st¿erando ~ue en esta secct6n AA no 

existe influencia de las juer~as concentraéas debidas al 

anclaje del presjuarzo. Si despreciamos 1~ reacci6n verti 

cal y' cons t de ram.os qL,e 1 a fu e rza de presfu.erzo está ac tu e!!_ 

do a una distancia 11. de la.s fibras inter-iores de la vi­

ga, cu~lquier secci6n longitudtn~l localizada en la zona 

de trun.sferencic a una dt.stancta K de la fibra inferior 

est& sujeta a un.momento.J1cxionante, el cual puede ser­

deten¡inado a partir de las fuerzas que actdan en los e~-



51 momento flezionante puede ser detcr~tnado en --­

cualq~ier sccci6n lonaitudtnal de acuerdo con las eouacio --. 

nes siguientes: 

o En la figura B se muestra el dts 
1 

grama. de cuerpo 1 ib re de 1 a secc·t ón 1 on.gt tu di=-

na lo El momento flexionante on esta secctó~ ae 

obttene con la stgutente ecuact6n: 

Si consideramos la convención de signos adopta-

da para momento flexionante positivo en el sen~ 

ttdo de giro de las manecillas de un rclojg la 

ecuact6n anterior se pueda describir de la ~i=-

gu i ente manera: 

111 = (~)' [·> 11 (3 + )¡ )] Pe h -h ·- ~ 

2o- Si } ""7 d o ¡¡,'n la figura C se muestra el. rlir.-­

grama de cuerpo libre de lG sección longttudi--

nalo en ese caso el momento jlertonante an for-
' 1 

ma ~dt~cnsioncl se e~presa con la ecu~ct6n st--
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A 

-~ -- -
e "' 
p~ ~ ., j' A -

(o) 

( 
\ 

1 11) 

Flg. 5-9 Morlent at a longitudinal eection. 
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En el caso general de vigas postensadas con tanda~-

nes de presfuerzo a diferentes nivelesb se requiere dtbu~ 

jar el diagrama de cuerpo libre para obtener las ecuacio­

nes necesartas para determinar la uartactón del mpmen.t_o ... 

resp2cto al peralte. 

Con el objato da sim.pl ificar la ob tencipn de los ii .. fl 

Eentos en las secciones longitudinales& los autor~s este~ 

blecieron la siguiente gráfica que nos permtte estal.Jlacer 

la reÍaci6n M/fe a partir de las relaciones y/h y e/h o 
i 
1 

jj'n esta grá.Ji ca como se puede observar se ob tt ene'n momen.-

tos iJOsttivos y negattvoso _ 

168 S>AESTRES.Sri:O CONCRETt: ;, 

10 
1 

1 1 
09 

·K8lj 08 
~lb • 1 

07 -f:.. 1 

06 ,,h 
os 

0.2 

01 §,,· 

o~~-~--~~~~-~--~-
·05 -o4 -oJ -oz -o' o 0.1 ..., 2 o3 04 o5 

AI/PQ 

Flg. 5-10 De1lding moment in longltudio:J.lllt!CtionJ. 



19 

kas ecuaciones de momentos antes indicadas dan los 

mamen tos en la:: secciones lqn.gi tudi nal es, pero no perm.t-·· 

ten obtener la forma exacta de distribuci6n de esfuerzos 

en esas seccionas. Sin tflll.bargo. las fuerzas to.tales ~e --. 

tenstdn u co~prestón producidas por esos ~omentos puedan 

ser detcrmtnac.l.a:; con ellas st se supon.e el brazo del par 

tnterno. ~e esta nanera se pueden determinar los estrtboü 

requ.ertdos para tomar la juerza total de tensi6n. 

Los eüfu.erzos permitidos en los estribos deben ser 
1 

1 ltmttados para controlar la abertura de las grietas longt -
tu.dtnales. 

~ continu.aci6n se presenta un mdtodo simplificado -

par;¡, :ie ten.·, t na r el esJ u.ar;:o t r::zns versal en 1 a zona da ---

trunsfertfncia. 

Este método establece las sigtdentes condiciones: 

l.- El refu.er~o transversal debe estar formado por 

estribos cerrados localizados a una distancia -

h/2 del e=tremo de 1~ uiga cap~ces de soportar 

la fuer~a T dada por 1~ sigu.ter.te expresión: 
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~ - Fucr~a total de tensiÓna 

.Al\~ - /.lomen to máximo longt tudinalo 

~ Distancia entre el e:.ctre~o·de la viga y el 

centroide de los estribos (los cuales deb~ 

rán estar localizados entre el extremo de 

.la viga y una secci6n a h/2 del mismo), 
1 

t.h =Peralte total de le. vtgao 

2"- }:1 csjuar-:o permisible en los estribos no d(:b<: 

.e:;cceder el dado por la siguiente ecuación~· 

fs 

fs - i:z'sj"uer2o permitido en e:;t;ribose 

W - Ancho de ·la grieta. 

A~-= /lraa de estribos. 

~~ .... .Heststencia del concreto a la compr&.st6n 

a los 28 día.so 

~ - Uódulo de elasticidad del acero. 
<$ 

--
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e o t ,J :--: >( 1 (J r ,¡ &-~ • ,_ ~ 1\:3 ~~ ·-. e o'-u r~.-í r ,J A e t: ¡ ~ ·t ~ t -< í :: t j 1 so s > 

-1°.- D 1 SE f\!0 DE L,l\ 1\!¡f::NSULA DE LA COL U r~1 NA 

-~~-~~:- :~j :~ ~- ~¿AR1.1A_DO DEU_COIHINUID/\0 

. . ---1, -. :·· :..-:::-:=:-:-:=-~-=- . ( ~---~~:: --==-
Vu 

•t r •• - - O , - .. C 1 ..- ' L 1 _'"·' -u-~T '\ . -t .':J ---,_Tu 
1 - - , .. __ \ __ , __ - ---

h . d 

1 1 

-~ -- - - l-
1 15cm.• 

.T. 
7Ciil 

jt:_ ______ - ---
.u. 

DATO S: 

ACERO fy = 4200 a 

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 = 50.18 Ton. 

Tu = 10.04 Ton. 

~ = L 40 

.. 



r 'i 

CflECANDO LA RELACION Lu/d ~ 0.40 

lv :1 2+2/3 15 = 12can. 

á = 41.5 - 3 :1 38. 5 cm 

lv/d ~ 0.31 (IUTERPOLADO) 

DE LA .~·.YUDA DE OISEilO B-8 Ca:~5.60 

n 'E ~~ O LV 1 ¡_: t ~ 0 O LA t~ C U A C 1 O U ( 2 • 8 ) P 1\ í1 A C 2 

vü 
C2=- -----------

~ bd Jt'ca (Ca)(0.2G5) 

e " 5o 18 o ----- :1 l. s 9 5 
0.85 x 25 x38.5 x20x 5.GO ~ 0.2G5 

Tu/Vu a 0.20 

DE LA ¡,yuoA DE DISEÜO C-9 ?vf a 0.0130 

• A uf m b1 'Pvf 

Auf m 25 X 30.5 X 0.015011 12.51 cm2 

USANDO 3 VARS .:;:~ 8 Auf: 15.21> 12.51 Che 2 

D 1 S E N O DE LA s·o L DAD U R A : 

Tu= As fy = 5.07 x42000 = 212.94 kg 
~ 



.. 

Tw "' ~ ( 1 -(so) lw f w 

1 w = ·-
2 1 2 ? 4 

= 13 . 7 O e rn 2 
0.7xl150xl.27 · 

Avf 
Auh=--2- = 7.61 cm2 

1 ' 

C9LOCAN DO 3 ESTR. ~!= 4 As= 7. 6 2 crn2 

~6. R f\'t !J. DO DE LA M E N S U LA DE LA COL U rv1 A 

1 
"--

42.5 

3 [ ~:~ .; 

RI.Pt~nriDOS EN LOS 2/3 SUPERIORES 

4 4 
--{ ---1 - t ---· -i- --X 4 11 4 11 'lf 1 1 2 11 

8.58.5 --- "'-t- X A 

- __-ff"~?L-=f¡-

3 #8 ----~ 



• 

DISENO DE LA NAHIZ DE LA TRABE 

~,rlc:t a A. d 

Tu 

DATOS: 
TODOS LOS DATOS DE LA MEt~SULA SON VALIDOS 

DETERl.UNACION DE Auf (PARA LAS GRlETAS Ay B) . 

USANDO LA EC. (2·5) 

1 
Auf = 0.85x4200 = 

50180 
1.40 

- 45883 - 2 
Auf- 0.85x 4200- 12.8 5 cm 

USANDO 3 VARS. ;~" 8 

+ 10040 

As= 15.21 cm2 

017:TERr.HNACION DE Ash (PARA LA GRIETA C} 

USANDO LA EC. (2.6) 
1 

- 15.21 - 2 Ash ~ ~,40 - l0.86 cm 

U S ANDO 4 ESTR S. # 4 As = 10.16 cm 2 

DETERMINACION DE Auh 

Auf 2 Auh = = 7.6! cm.; 
2 

USANDO 3 ESTRS # 4 • As= 7.62 cm2 



--~ 

D 1 S : -: í-1 O DI: L /\ C O :\ll: X 1 O N T n 1\ l3 [ - COL Uf,~ N A (/\ 1 OlE A) 

DIS[NQ DI~ LA CABEZA DE LA COLUMNA. 

., 

D/-.lOS 

, 

\------------; 

\ ----·--....r -----

. _ -~-- _:T..:__u_-___ ----1 --------------- -=-l20° 

. . . - i¡- : - ~--
_,_ . i- -- . - t 

COt~CHE TO 

ACERO 

. 15cm: 

fe= 400 kg/crn2 

fy =4200 kg/cm2 

ANGULOS Y PLACAS ACERO A- 36 

SOLD.G.DURA ELECTRO DO E -70 

b = 35 cm. 

FACTOR DE CARGA = 1.40 (4/3) 

Vu = 47.13 Ton. 

Tu = 9.43 Ton. 

j.J = 1.40 

I.- APLASTAMIENTO EN CONCRETO SIN CONFINAR 

ESFUERZO ULTIMO DE APLASTAMIENTO 

fbu = 18.58 9 JfC 3Js!w" 

SJ =o. 70 

( 

i _-_ 
' 

\ 

.. 



• 

I'OR F.:XISriR Tu 

[ 
S\:1 J Tu/Vu. 

C'Jf = ----
1290 . 

10 X 15 = 1~0 >58 

e Y :.; ~~- _5_~ ____ ]o.2 = o. 54 
- 1200 J 

Vu ~7r· o fb apllcodo = ---= ___ (_-=-> ______ = 89.77 J.ri/Crl& 2 < fuu 
bw 35xl.5 " 

EN COt~CRETO COf~flf~ADO · 

fb ~ .J 0.85 f'c 

o:ro x o.ss x 400 = 238 t:g/crn2 > 89.11 

PA 11 A LA GRIETA VERTICAL --( EC. 2.5) 

f,uf = ____ j ___ [---4 7_1 3 0 __ --t- 9430] 
0.85 X 4200 1.4-0 

Auf = 12.07 cm 2 

CON 3 VARILLAS ..r,:.: 8 As a 15.21.cm2 

DISENO DEL EXTREr·~~O DE LA TRABE 

PARA LA GRIETA VERTICAL Auf ES LA L!ISf·.~A 

DE LA COLUMNA 



1-> AH t~ LA GR!E TA HORIZONTAL 
• 

Avf fvv . 12.07 2 
Ash = ----~--- = ----~~- = 8.62 ctn 

ufys .l.rO 

USAnDO 4 ESTR ;!!:- 4 As= i0.16 cm2 

r~--E-70 
3 .¡,r; 8 jfFi :- IOcm 

-------, L~ 
tz,-~-:0"~t_:_-:___ :__-:--~-~ 
Al r----~ --------
·~;--::___;_-=--- -,. __ ,_lt' -- __ oc- -~-- """=-1 :t -10 e m. 

1 - - -- - -- - - -- - - ) 
\-------------- 1------------- """h - ·- _lO 11 

--- -- V --- - ------ ~ 
~-~-- ~-:~J -=-:-=~~~-~-r _ _lO u 

-------------- -·-

ESTRIBOS DEL f.US~.t0 
01.:\~.:ETRO QU~ LOS QUE 
REC.u:::RE LA COLU:.HlA. 

• 

~--------
VARILLAS PAHA AR~.tAR At?ACJO 

Cül u:.:;:A --- -- r -[-

20., -- ---------- ----- -.//¿ 

PL~NTA DE 
COLUUN/\. 

1 

ALZADO 
TRI\BE. 

ARMADO PRitJC!P,\L 
D.S__1~--~9L!);JN~.!----

AR tlA DO PJ-\R.~ 
LA TRABE 



• 

. 
l 

M o r\1 E N ros ~1ECANICOS 

M O r~1 E N-rO. F LE X 1 O N ANTE . 

M MAX. = G04. 8 TON. 

j ---------.- ·-. ___ · _____________________________ · __ j_ 
60 MTS. . ] 

·=u r: 1~ 7 A • - \ ·- ó-\ COHTANTE 

. ---------- - --. -.--------------

V= 16 . 80 TON. 

---- -- -- . - ------- ----------1 -~ 
• 

V = 2 5. 20 TON. 

-~1 i --,--_,-,-,-~~,-y-.,--.-y--.r-T'"'I 
1-------1 ..-L-'--"~ 

' .. ~ .. 
~, 

r 99 CM 

15.35 MTS. ,, ____ ---1 . 

. 77 f,7c74 
~ RE DUC 1 DJl,"" 
1 f 

1 r----- -~ 
REDUCIDO. 

1 1 1_. ______ :__, 

1 . 
SECC. TRANSV. 



COí\JVIl(l.ltJ.!I)Q !-]_ .:-~S!-:li:SOr~ Oi:L r---¡¡~~\r.E (6 crtlS.) A 

COI~CFü:·¡·o 0[ (e = '-1-00 r~g /craa2 

6 Fe 

Fe = J- !~~- = J -!~~ = 0.707 

- '--' 
G Jí. O. 701 = 4 cm. 

E S P ¡_: S O R DE L A LO S A = 4 + 5 = 9 e m. 

I,~CJI:.;~rJTO DE lt·~ERCIA - ( SECC. TRAhiSVERSAL) 

I = 31.54 m4 

I.':ODULO DE ELASTICIDAD 

E= 10000 re 
E = 2 x 106 Ton./rn2. 

C/~LCULO or: LA Dt:=FL EX ION r~/1/\XIr\~A 

5 L)L 4 
/1 rílO X. = --- -------

384 El 

I'Jrnax = O.i9cm. 

CONEXION DIAFRAGt\1A-MUHO 

V max = 25.20 Ton. 

V u :::_±_ Jt 1.1 "25.20 = 36.96 Ton. 
3 

•· .. 



• • 

Auf = -·---·--
V u 

( 2-- 1 ) 
~ f y u. 

~ ::· O 8 5 ( P A H A ·A e 1 - 71 ) FR = O. 30 (D. F.} 

3G9GO 2 
As=-··- ·--- -- -= 18.26 cm. 

. Ü 30 X J X ?.530 

U s· t .. t~ 0 O V/--. R 1 L L A s' .;::: 2 . 5 

': O L. O C A P. 3 O V A R. :1~ 2 5 

o G o V A R • # 2 . 5 @ 3 5 e m. 

CO~~I:XION r:NTRE LOSAS PRECOL/-\D.~S TTs 

L t.. U ~ J 1 O N t.~ A S C R 1 T 1 C A S E E N e U E N T R A A 2 . 5 O M T S . 

Vu = 36.96 70N. 

~; r: U S t ... R A N C O N F.: C T ~ R f. S 

. 1 

---- --1 
- - r 

\ 
\ ELEVACION 

\ ... 



Cu ·~ Tu = P Jy /\s 

\!¡.u::. (e u+ Tu ) e os 45° = 2 si f y A S cos 45 o 

f1=0,90 (f~CI-71) fR=O.'JO (D.F.) 

U S A!.' O O VA R 1 L LA S t.~ 5 ACERO GRAO O O U R O 

Vi. ü :; 2 X 0. 9 0 ~ 4 2 0 0 X 0 ."fO 7 X l. S 9 = 1 0. 6 4 T o n • 

J~U r. ~:no DE COrJ t::CTORES 
36.96 

=-,0~G 4- e 3.41 

USt ... R 4 COi~C~CTORES 

o:: LA SOLO:\ DURA 

CAPACIDAD DE LA .SOLDADURA 

T~ u se (1750) l\:1 t\:l? ~~ IZ 0.70 

CAPACIDAD DE LA VARILLA 

T\1 =Asfy = 1.99 x4200 =8358 kg 

D 

ESP:=-ctí-ICACiONES PARA SOLDAR 

~ --l-. • ~ i-. 

USANDO 

•• 

IGUALANDO tw=fUJ 
8358 -

iw = 8.64 .cm. 
0.70 X 1750 X 0.79 

• 



.. 
15.17 1.1 r s. 

------·--- ----s.:_·--

M rnax = 604 .80 roN- M. 

M u = I.Jx 604.8 = 6 65.28 TON- M . 

---? Tu=As fy 

A S = 

A S = 

M u 
O.Bd FR f y 

66528000 
= 14.50 CM 2 

o.ax 1517x0.9~4200 

C 1-: [ C /,N DO E L RE F Z O. f,~ 1 N 1M O 

. . . 

• 

e_ m in = O. 7Vc­
f y 

~min -= 0.0033 

( REGLAMENTO D. F.) 

Asrnin = 18360x0.003 = 60.60 CM.2 

R 1 G E RE fU EH Z O f-.11 N 1M O 

USAR 12 VARILLAS # O 



COHT/\ N-rE FRICCION 

f ·- -- -

-· _f:c~--
HACIENDO 

r --- -------------~ 
•T n 

F J ~. " ---- -- --->, ~<~- ---- --------i(--r---~5-
L--j- ---- ¡, 

f

- _. i ; -<·---::::::..._--- . :- -
~. ~--~~~--L Í 1 ' f' 1 ' :• !. t' 
'1 1 

---- - ,, '1 ·---------.. ,, ' 

L: IJ 

N= Asfs 

F 
A S = "M--f -~-

fs r.: fy 

---~----F---- -----¡ 
uf - M f y 
-------- --- ----1 

.. 



. . ~ 

-- ---- ----- ---------------

( 

. Si se Presenta ~ru 

. 

f bu :: o e r 18.58 j¡~h~1 f-_"f} (2-3·) 
\;J 

. 
·ru 1 Vu 

Cr::! - (2 -t!·} 



.". 6) r j ., - o ("") 1-=\ .r. nc 1 !· l. • : • ()V 1 

:~~,LJ -·- O 2 Vu i ~ 8 -~ 

( 2~6) 

Rl:-zoo DE CON t=INAMIENl-0 

V u 
Ach = Acv = 

8 
, 
YY ~ 

i 
1 

~ l. 

------- --·--------------:-----J 



.... ' ... 

·------ -----~------------ -·-·-

' ' 

1\/iE~NSULAS o F~~]=>ISAS DE· , 
('('f rc~r~l-::-·-o J __ ) \j 1\ __ l 

(~-G) 

• 

~ =0.85 

C1 = 6.5 ( l-0.5d/Lv) 

C2 = (1000 Gu)(l/3+0.4 Tu/Vu 

- (10) 0.8 Tu/Vu_ 

·----------



,-- - - - "''~=--- -_--------~- ~-- --. ----_------_ -----~---------~-- -1 
!:A) L J)/UJlJ~ {1\ Dl4~ • 

- . 

¡ ~ ' -- e~ i S ·- -· 1 : fd ~"" 1 A 1\ f - (\ 1-1 U P --U l :.1 A 
1 \ ' - •• __) • '· 1 t -- \¡ t... { -\ {-\ -- ' \ 1 \ -

. 
t\·; = . ~~ (.rrf5l) 1 rJ t vJ 

long. de clcsorrolro en tcnsion 

foníJ. de ciósarrono en cornpresion 

Lcl==0.0755 dbfy/ J"N!::o.00427 dbfy~20cm(2-rt:' 

R'fzo. de confinarniento de traslape 

At -=As "í- y 
---~.......,., 

fl fyt 
1 . 



--!,t 

"' ' 

centro de educación continua 
división 

facultad 

de estudios superiores 

de lngenierra, unam 

ESTRUCTORAS DE CONCRETO P~ESE'ORZAOO 

EJEMPLOS INTEGRADOS D~ DISEÑO 

ING. JOSE LUIS CAi\1BA C. 

ABRIL, 1978 .. 

Palacio de Mlnerra Calle de Tacuba 5, primer piso. México 1, O. F. 



' " 



·' 

.. 

- 28-

L. ________ ......, 
i ~ 

. l.'l ll 

t 
1 

.A_L .., r--,.L 
~=t= 

¡ooo __ _ 

F:Le\IACION 

--+ 
loo 

~ECC\ON \R~N5'JE~5Al 

LE- ut-~ ~ u~~I\"EN\O \\?O 

C.orcaa, .-.\,,c,..r\Q-::. \OO Y:..~ /m'"l 

Cor~c\ ,.·,-.o. ~ r._oo ~~/n'"'\. 

---~ 

t.--n-~~ o o o-eSo?') ól 
~ ______ :_j{_ ___ t 

CCF\Te. t- ~ .. 

A-: '1.0 '¡( IOQ - IT ( ~ )"' ¡( S ;. '1.COO -S (n S 1::.. 1 4~S C..'o'Y\"'t. 

I-::. \OO ("'.O)~ JLL~L )l. ;, -= G.v (oC.O(p - 508'1 -::. Col s·n 
\~ ~ / 

\ ":) -;: ll. : \ o C..vY\ 

5 L-= . s~ -= <D' '011 -= c., \':>1 c.w.~ 
lO 



0
-

(
)
 

C
) 

...
__

,; 
..

..
._

_
/ 

...
:::

/ 

~
 

5 
"]

: 
¡)

' 
o 

g_
 

.9-
_

..
-¡

 
0 

0 
3 

"]
> 

(
\
 

c..
 

e 
-

p 
r'

 
.
_

/
 

.p
 

rl
 

.,
_

/
 

(:
l. 

()
 

o 
.., 

.....
_, 

-,
 

..
._

/ 
;>

 
p 

::>
 

p 
\J

 
.... 

0 
('

) 
~
 

-o
 

_
,.

-
o 

-
f:.

 
0 

o 
..., 

$
) 

\r 
o 

~
 

R
 

f'
 

\J
' 

~
 

----
l'
 

_, 
o 

D
 

ú'
 

O
-

o 
c.

O
 

• 
o 

p 
$

) 
o.

D
 

-
-
n

 
v 

.
A

-
~
 

-
y
-
, 

¡;:
> 

-o
 

<
 

S>
 

>-
-

, 
o 

U
' 

::;
 

.., 
-e

 
fl

. 
-
h

 
ti

' 
o 

...,
 

p 
..., 

..., 
-o

 
--

-v
-'

1
 

il
 

e 
" 

,, 
-o

 
1 

~
 

0
-

..., 
o

-
n 

-
r
,
 

-o
 

3 
'1

:)
 

D
 

d
' 

:> 
11 

f"
 

')
..

. 
11

 
-
n

 
F

' 
o 

_
.<

)"
"'

 
lJ

' 
o 

-o
 

e 
--

11
 

'>
-• 

..., 
e 

,, 
::>

 
_

.J
 

.....
, 

-
r
-

, 
D

 
p 

o 
o 

f'
 

-
e 

.;:.
 

o'
 

si 
e 

Vll:
S 

ú> 
., 

1
1

 
"1

1 
-

o 
fl

 
o 

J 
~-:

;;.
 

-.
 

>
 

-
r
 

o 
QG

 
.... 

o 
l1

J 
o 

-+-
..

-4
-

o 
cY

 
(}

) 
p 

o 
o 

o 
,-

. 
~
 

o 
b'

 
.:_

, 
B

 
, 

o 
J;

. 
ú'

 

J 
r:

 
:f

 
ú

' 
b'

 
p 

.-
• 

i -"'
r-~ 

+
 

"' 
--

r-
-

~
 

~
 

ú•
 

o..
D

 
_h

.. 
\J

l 
-r

l 
f'

l 
-

N
 

J 
)f

. 
o 

{;
\ 

-
o 

{\
 

('>
 

()
 

0 
~
 

11 
X.

 
--

11
-

--
3.,J

 
-'r~

 
-

--
(y

. 
11 

('1
 

oú
l 

.(
 

~
 X

 
(;J

 
("

'\ 
~
 

<.
 

3~
 

-
J 

p 
.c.

 
.S

J 
o 

:;¡
;-

p 
o 

lfl
 

, 
J>

-
!S

 
gi 

úl
 

n.
O

 
-

U
\ 

11 
p 

,....
... 

o 
P

-
o 

r
;-

o 
e

_
 

" 
b

' 
o 

~
 

o 
...

D
 

-
..

0
 

::. 
-
t
-

O
' 

<
 

~
 

-¡:
: 

o 
p 

.., 
-¡;.

 
CP

 
3 

d
l 

0
-

o.
.P

 
;)

 
(l

 

-
7\

. 
~
 

11
 

3,J
 

p 
Q

...
 

:S
 

c
ll
 

~
 

~
 

--
qo

~ 
. 

-
""' 

()
 

-
5 

-
r 

d 
.,.

J:
. 

~
 

' s f' 



-~
-~
-}
-

' 
' 

¡ 
1 

:=
 ~
-
-
-
-
-
-

éj 

(;
' 

' 
' 

v 
~
 

-f-
-=+

-
0 

rl
 

tY
 1 ,:::¡
 

el 
F

 - ~ D
 o , 3 ~,
 

;)
 

""" ;;,
 o 5 - D -:

!"
' 

o -¡
 

p :5
 

_,.
.., 

f>
 -, o .., .. 

IC
' ?J <l - -l 

+
 

11 

lf
\ o -"­ V
' -;-- ,, \jj
 

ú
l 

op
"K

 

(
'- ~
 

~
 . .) 

..,. -
' 
~
 

:>
 
,
-

~
 

p O
' 

_
o

C
 

e 
3 

-A
 

o p - oP fl
 

(
}
 

.., o (\
 

p ~
 

o ú
' ~
 

D
 

o
C

 .., p 3 p ú
' 

D
 ::>
 
~
 

p ., D
 ..., 3 ~
 

~
 

<
)
 

p ""' p ú
' ~
 

,.
§

 
c.

 
E

-
o 

.. 
p

. ,.. -.
_

,/
 

o -
L

. 

A
~
 

n1
 

~
~
 

V'
~·
 

ú
' 

D
 

' 
-o

 
rJ

J 

' 
' ' 

' 
'' '

-5 
' 

_,
 

,, 
.., 

o 
f
' 

L
. 

(J
' 

3 

~
~
 
~
 

{J
 

e 
p

. 
p 

Ú
' 

o
) 

..., 
+

 
~
 

" 
o 

-
3 

IJ'
 

()
, 

~
~
~
 

"K
 

-,
( 

a
.9

 
3" 

-
o 

~
 3.,
 

""'' ~
 

~
 ¿ 

11 
~
 

V
l 

(
}
 

o ¡ 

,, ~ 

-t' ~
 

ll'
 .-



..., f'>
. 

rJ
 

-r
-

p ~
 

-1
"-

' 
('

¡ ú'
 

p 

" 
O

)..
J 

V
\ 

tf
' 

f:
l 

('
\ o - () 0 9 >
 

9 -o J'
 

(}.
...

 
o •l

 

.D
 ' 

_
,- o ;-,
, 

(
' p o o ..., 

!l
 L.J
l 

a ~
 

('1
 3 

'f
l 11
 

.J
 

rJ
 

6'
 -

~
 " 
~
 

..J
 

,-
..

..
..

 

6
' 1 \J
i 

c-J
 

.....
..., 

n p - n e -o :;
) 

~
 

0-
--

11 
o 

.,
¡~

 
r
-

p 

-
r
>

 
.., 

~
 

).
...

 
;<.

 
r. 

1
1

 
11

 

_
.D

 

~
 

o o 
1 

'f'>
 

')(
 

pt-
n 

:5
 --'7 ...... 

~
 

11 

-
r.

 -· 0- p 
..

J
 

tP
 

o-
~
 o 

.....
..--

p 
o 

0
- -. 

1
' 

n 
c.

O
 

p 

11
1 

~
 

p 
'--

-'"
' 

.¿_
 

p 
o 

.:;
 --

lf
\ 

~~
~ 

o 

~
 

-n
 

.., 

~1~
 

IF
" 

!J
I.

.!
\ 

,, 
0.

. 

d
' 

-o
 

o 
f)

" 
lJ

l 
~
 

-· 
o 

0
.-

J
 

o 
-

'J:>
\11

 
::>

 
. 

o~
~ 

.P
-

11
 

lf
l 

-v
 

11
 

1 

.... 

3· 
-
' 

'){
 

f>
 

l1
' 

" 
9 

11
 

_
J
 

--
9

"
-

ji
..

 
e 

ú
' 

~~1
1 

IY
 

"' 
p 

-+
-

.., 
o 

\)
\ 

~
 

'"'K
 

... 
o 

~
 

o 
.....

 
_,

_ o 
o 

il
 

1 

' 
--

o 
~
 

_
¡
 

O
' 

t'
 

ú'
 

;>
 

" 
~
 

~
 

3,.,
 

~
 

~
 

.9
, 

tf
' 

.P
--

~
 " 

~
 

_1
 

- --
1

' 
.,

) 
oP

 
~
 



' 
~
 

e A
 

_t
. 

~
 

f'
 

r
-

~
-

o 
'-

-"
 

_.
.J

 
,;;

 
tl

l 
.., 

¿ 

Ul
 

-
fl

 
fl

 

fr
\ 

('1
 

>
 

>
 

3 
o 

-! 
~ 

.., 

~
 

o 
({

) 
_

.o
 

-
-· 

JI
 

... 
.... 

(
\ 

(l
 

e 
1 

, 
-+

-

., 
..., 

p 
~
 

.;..
¡ 

o 
-#

 
-

g..
.. 

p.
 

rr 
.., 

.., 
,, 

o 
-· 

1 
1

" 

()
 e

 
Ji-

-
'l. 

~ 
D

 
11

 
1 

9 

-· 
(
5

 
.. 

;J
 o

 
~
 

(
' 

"' 
1 
~
 

o 
91~

 
.¡._

 

2
~
 

"'
 

~
 

o 

..., 
o .

.. 

ü
'¡

-
0

-
o 

o 
(J

>
J 

-· 
::> 

" 
-

ti 
~
 

IY
 

o 
·o

 
/ 

-
o 

~
 

-
11

 
$

) 
~
 

p 
DD

 
11 

'<
P 

p.
. 

>
 

-u
 

-t
 

(/
\ 

"'f.
 

.P
-

1
" 

.., 
o 

!!.
 

~
 

-D
 

-.
 

-
t 

~
 

~
 

A
 

~
 

¡_
, 

0 

~
 

t; 
t 

----
o 

p 
.J

).
. 

1'
(.

 
o 

j 
p 

"'
\ 

o 
("'

1 
lY

 
-

" 
\}

'\ 
_.

...
 

~
~
 

¿
-

..
J)

 
~
 

o 
9 

;:¡
 

1 
~
 

\}
\ 

e 
•• 

•' 

-
e 

-t
# 

..
l 

~
 

"' 
..e

 
o 

n 
P

. 
f"

. 

()
1 

,.
.·

 
p 

.... 
~
 

tP
 

p 
,, 

.., 
o 

ú
' 

c.f
' 

!!-
-r

 
(J

) 
..., 

()
' 

$ 
.... 

. 
tJ

' 
-

o 
o 

~
 
~
 

rt
J
 

iJ
' 

f'
 

uJ
 

.S
) 

9 
...e

 
' 

"' 
('

 
o 

-"
'"

' 
l)

-
--

~-

;;
-

')
( 

,, 
o 

..:J
 

,.
t.

 

" 
('

\ 
A

 

3 
"
' 

.. 
"/.

 
,::¡

 

t.J.
.I 

.....
.....

. 
o 

3 
()

l 
6

' 
e:: 

~
 

o 
p 

... 
.....

 
-

. 
f\

 

" 
!P

' 

• 
u-

--
1

 
e 

o 
9 

1 
)'

. 

9 
')

( 
' 

L
C

 
~
 

o 
o 

\11
 

11
 

c. 
-

-
:
)
 

r 
~
 

"' 
l" 

-
~ 

~
 

--
11 

(f
.)

 
\11

 
3' 

~
 

..
J 

'-'
1

 

::>
 

o 
.V

\ 
" 

o 
!'

\)
 

.J"
 

~
 

(
' 

H
 

'J
 

~
 

~
 

o 
~
 

!)
-

o·
 

-
~~

 
. 

o 
;l

 
o 

o 
.. 

JJ 
~
 

o 
c. 

o 
. 

.{
;.

.-
+

 
N

 
. 

o 
11 

P
-o

 
6

" 
\.Í

' 
o 

~
 

CP
 

.J
.¡

 

("
' 

..D
 

uJ
 

~
 

3 
• 

r 
.., 

_
¡ 

~
 

8 
p.

-
1'

· 

o 
R

 

-
U

' 
" 

-· 
p

. 
f1J

 

3""
 

(
J
 

"(
{ 

_..,
 

,, 
-

-· 
b'

 
r 

ot
~t

 
o-

'-
o 

fl
 

,..
) 

~
 

9 
-.

 
.....

 
~ 

"' 
9--

-
o 

-· 
+

 
g 

" 
-1

-
---

o 
a

P
 

c.
P 

3 
ó 

.., 
j 

~
 

(.
..

 
....,

 
Ú

' 

E.
-

~
 

_,
., 

e 
--

r-
F

l 
o 

..., 
o 

.., ,J
 

o 
3 

p D
--

O
¡ 

p 
p 

11
' 

-· 
k 

- o 
tf

 

.. 
o b o \.1

l 
iJ

l 



., 

- 33 -

eJ ~ r··\'?\...0 fl, .- D \ =-ot.f.-a(' \.)1\0. ~r~>.'crt cl(t (.Qí\Cr<t\o 

. CCI'V\~U~~tO. \ <tJ\ ~\{!)t..\01\ ~ c,oftQ.I'\.1¡~ • 

~r«o:.tof" ¡o. do O<l 'Óctc c.1 

~ 

/ 

/41 
E~;-~/T'rr'?22Z /TYr77-rr,rr7'7 . . '· • ',//....:..._/•'c,/t//'/4 

r r-,~ --- CorCjO. I'Y\ucz.rto. -:. lOO 'f.~/'M,_ 
c..or~o. 'Vi'lo. = 1~0 ~f.~ 1M, 

·-L++ . ' f'5 r-:: \1 000 \<..e~/ ~'M,_ 

1 -r \\DO + 
( t\~: "Z,?Q ~(c,YYI~ 

fr~_trl :;::o~ z; ZT7ú'ZZLZfTZZZ?'l'&'ZVITZt T ~: 
/"'' u 

f~·~K~t'- ;~,~~ -t'f'+ #f- T 
~ao 1 ~oo \ -r -·r - ·¡--

c.o R-\E:.. \- \ 

D\'j'EÑO \)O'R ~\..t:X\ON 

o) C:<J.ro.ctcz.r\~\\co.~ c\ct \o.. ~~cc.\QV) 

e\ 'l ~~ce.. id r) ~ \ fr'\ ·p\e 

D ts _1 

~3o't r 
! 

A-:. 1l<;} >1. '\tg -=\~SO C.'M"''.. 

. ~ 

~o '14(4S) 
1: :::. . ':.'.'. '1. '1.1 61'1. <:..""" '\ 

\1. 

.:::. e. 7."'t1 9\'""Z. .d 
~ ":> ::: -;) l.. ;::.. ·----=-- ::;' 1 0 \?.4. (..V\\< 

"'·~ 
o-¿) 'Sa.cciÓn c..o'fY\?0"-~\o... 

1 

t 
b n \(D t -\- b ,. \úD -t o O -=- \q O Vt'V\ 

OV\c.'ho I'Y\c{)(.lMa c. .. C1,. c... -= 
. LJ"\ = 

: Q b-= \'\0 C...V'í\ 

G.OO 

1\QO __ -:: "1..1S G-W\ 

"\ 

af\\c..ando a~ fnc.tct- 6.a: c.crrct'-C.JÓr'\ por lo. o\lfrLr<tndo.. c:1t C.OI'\C.r~{-o?·: 

fra..tl: \f 1 '5_0 
'-=.0.&4- b-:o.B4)(\qo~ \(¿,Oc..W\ 

~·::;~O 



.1
' 

~
 

,.-
. 

:; 
~
 

e
)
 

r el
' 

1
\ 

._
; 

U
' 

o 
1 

e<
' 

!1
) 

f 
~
 

. 

'tS
""

 

~
 

_
f!

 

r'f
 

+
 

r 

~
 

! 
,, 

_o
 

o 
~
-

"' 
...

J 

._,.
 

&
\ 

~
 

~
 

"'f
 

~
 

_,_
 

t<
'\ 

c.
r 

-6
 

. 
-

~<"
" 

~
 

r 
v 

~
 

~
 

r4
' 

!C
 

~
 

.. 
-
'
 

¡{
) 

<:
) 

..!
) 

,. 
E

 
E

 
rJ

 

1 
'd

 
\{

\ 
¡-(

) 
)1

 
r.J

 

6 
o 

tl
l 

. 
_

,J
.-

4.
-

e 
ti

' 
úl

 
\)

 
()

 
L

. 
~
 

ú'
 

/ 
r-

o 
6

1
) 

o
r
 

í 
~
 

.¡.
. 

.9
 

tl
 

~ªO
) 

~
 

O
['

(\
 

riJ
 

\Í
l 
-

-
d 

..9
 

o 
,., 

-L
 

,.. 
.., 

~
 

"' 
,, 

-1
-

ú'
 

-
'q

" 
~
 

o 
o 

o 
. 

JI
 

1 1
 

~ 
-'t

S 
tO

rO
 

r 
r 

d 
c-J

 
~
 

t-I
 

~
r
 

d 

u~
 

-
l"'

i 
o 

¡
-

";
j 

./
) 

? 

"V
' 

~
 

~
 

u 
:il

 
O

-

e 
~ 

~
 

11
 

e•
 

\
-

-
ti

 
o 

?;
: 

rJ
, 

\1
 

11
 

~
 

1"
 

-t
.-

,p
 

~
 

_,
¡ 

_,
_ 

~1
 

·-
e 

<:
 

IJ
) 

:w
 

~'
 

-+
-

b 
e 

o
'
~
 

->
-

>-
• 

1 
IJ\

 
ú

l 
~ 

o 

o 
•-

-(
 

~~
 

o¡ 
\.

) 

1 

d 
11

\r
" 

-
~
 

~
 

.:,¡ 
o.

) 
~
 

y 
_g

 
..

) 
~
 

o 
.¿; 

. 
e 

1 
.¡.

 
t::

t 
r 

. 
~
 

o 

1 
)(

 
'(

 
')

(
 

-6
 

~
 
é 

V
" 

r 
,a 

1 
a 

t('
 1

 d
)
 
~--

1 
o 

t
}
 

o 
($

" 
G

" 
nl

 
~ 

.. 
-u 

~ 
-
-
+

-
,, 

o 
o 

'O
 

~
 

1 
r 

Q
._

 
,, 

\.
} 

o¡
 

. 
o 

ú1
 

o 
d 

ti
 

a¡ 
¡O

+ 
-

o 
ú\

 
----

cJ 
-o

 
J"

l 
~
 

d 
ti

 

~ 
,, 

-c
1 

~"
" 

~
 

e 
,, 

,, 
-:

l.
-

J1
 

..
{)

 

4.
. 

--
e"

 
.a 

,, 
11 

.J\
 

-
.. 

s;.·
 

t 
1-

J 
..

 ., 
o 
~
 

':l
o.

-
-

~
 

d 
\(

\ 
\f

l 
--

_
a

 
::L

. 
~
 

~
 

' 
-

o 
::>

 
_a

 

--· 
~
 

~
 

J 

.., 
-

-
,(

5
 

:._
} 

d 
-

\.
..

) 
-
~
 

'J
i 

, 



\S'
· 

~
 

-4
--

&J1
 

o ::;>
 

..A
-

s5 .., 
1 

D
-

.:J
 

e-
¡1 

&
 

~
L
 

'\
~~
 

'lj
 

-
..-

o 
~ 

-.
 g-

+
 j 

1
1

' 
61

 
:¡.

.J
-H

 
~
~
 

...
J 

11
 

(}
J 

~-
+-

ú1
 

- .J 
.,s

;J
 

_
.J

 
CP

 

V
' 

ln 
¡1 

" 
J 

~ 
rl-n

 
LO

 
~~
,¡

. 
--

¡J
l 

-
f'>

 
.J

 

3~
 

1 

~ 
11 

p ~
)
 

J. 
-- (} ..., 
~
~
~
 

(;
. 5 

~ 
-
¡
-
-

f>
'-

-
¡
 

) 

6 
pi

 
o 

, .o 
:::J

 

V
 

A
 

"'
\ 

1 
¿p

• 
9 

e 9 
" 

-·
e
 

:;.
 

~·
 

o 
9 

-; 
o 

"" 
-

pc
.P

 
:.;

 
~
 

o 
cr

 
'1

 
-1

 P. 
~
 
p 

\Q
 

.•
 

P
­

fl
 -o (/

' ... -

~
 

-o
 

-,
 

f:
l 

oJ
' 

.-
-.

 
e f"

 
-
¡
 

v~
n 

c
tJ

 o ... ..;
> 

/ 
,¡

 
_,

 

L
e
 

9
, 

)(
. 

,..
Jl

 
3 

~J
 

o 

!1
 

-o
 

.-
f: 

6
' :.;
 

~-
¿(

 
.r

 
..- (
J
 

-
-

.J
 

f'
 

('
) -- \>
 

P
- --('. 

. 
t." 

1.1
\ 

1 
l' 

-
io

l 
3,

...
 

"
Q
~
 
-~

~ 
e -

.-
o

 

o 

¡n
z 

~~
 

51
-

~
 

~
 u' -.r
-

e·
 

+
 

f.1
 , ¡-<

! o ú'
 

~
~
 ""

l\
J~

 
'-"

 

1 
J 

V
l 

__,
 

11 

1 - \f\
 

ú'
 



~ 

~ 

~ 36 ~ 

18 91? ·=- 8:~ tot"C:li'HZ"':) O.a:. 1/'l" 
q-:,o 

S:!. tJtl \1 ceA fQ(\ 8 toro'(', lt'? ; 

~ ':.. lú 000 \~~ 

Co\c.v\ol'\cto \o. (l.'¡I,.C.a.l'\\-r\c\do.d. · t<tO("ic.o. (.,oda ~" 

- S~ ( f 'F \ (/,- O·--r= ,.... A , 

":. \0 11.'\ 
lc.,oa ( 1:,1-SCo) 

-::: \a. ce c..VY'I 

.~ La. o.,~~l'\c.\a a\ boro\ e. lf\T~ r\ol" 'lo.\o:. ~ 

'1. '1.17 -10. S ~ 1 \-''1 

Lo~ -\orCf\~t.'O '\ua:.do.r6.1\ c¡)\ocQ.aos ~~ÓV'\ •. 

---r-
1 

X"-o\· 'bi 
~ 

1 

Í~~ 1.4S 1 1 

1 i + 1 1 ....:....~ 
~o!>: l -=t-\ 

. ~~-+-. -t- ¡' 

• 1 

':;) Q:C.C. 10'1'\ 0:,\M?Il) 

\/a.r\r\c.cc.\én ~" \a \oc.q\'l"'t().C.\ÓV'\ da\ c. .. ey.a ~ da.\: pra~fua. nc ·. 

4 '>'A <i- "'2. 'l'1 ..¡... ?.. )C ==t: 

8-

-x:.~\.~ 

11·7 

Lo.. Y4. r \ h ca c.\ÓV\ ~o r r(! -;,\~\ a.V\c..\tx ? a: \1\ 0\C.lt. V'\ -formo. ó~ ma:.jo·{\ \-<r a. 
\6\ rrL o.\\ -:t o. 0.0. a V\ ("l.\ a.~ a. Y'\'f'\o 1 ~a.I"O tC\"1\a V'\ do a.\ ~q,.rO\ \ \-tZ. a. f<u.-\- \ vo 
Q\r¡, \e_ ~e¿ CC.\ 01'\ C:.O\"V\ puct 'O tC\ . · 
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-
D\5E~O COR\AN\E 

<D Cargas con5Ícle.rada<O 

Peso propto d<Z \o ~robe 
Lo~q de. IOon c.o\adQ in si ~o 

Ca(~a muczr~a 
Car~a vivq 

Sun1a 

f \ c.or\on\ tZ. 0\ ~-\mo ac\ua\rn~n\~ vet \(l.: 

1().~ ton. 

V ac \. = ( \, 4 X \ t \.1 .l. O, ?J} _l}-­
: \D .5 ton 

0.3'2 ~on/n' 

0.4B ~orr/rn 
0/lO +on/m 
0.30 ion/m 

1 
1' c'-')11 1' 1

1 

¡~ \0.">~011. 

! 1 1 
-!---y'l--1-

·o.o 
-r-~--- t--t--------'-''o;;.....o _______ -t-

-~ .. '0·-·-+ 

b) CottantCl ?O( \a.n<S.IÓn d\a_sona\ 

la ~tZC.c.\Ón cr\ \ ic.a e.~Jcí a. un pe rC\ \\e 
at~ct\vo de\ paño d2! e~pa~o, 

V= 1~~ x \0.5 = q,35 +on 

Lo con\fíboc.tÓt\ d<Z\ concre~o cz~.Aá dC\dQ 
por b e-x prflsiÓ'Il ·. . 

Yc.-= (o.\b ffiC +50 \lud \ bd · ~ L 1 D 
Mu J ; Mu · 
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Vu = (7.35 ton 
M u= 'P'ZL_ )<. - -E{z-= ¡,q 12 x \1 x. o, G -- _\.en ~o.ro ''l 

= s.qG +m 

· Ve.=- (o .lb V3so + 50 x o.G 1) 3o )( 4'3.3 

::. 4 71 4 1~ ~.9 
.. 

Ve. m(YI:-=- o.slfTiC bd: 0.5 ~ IB,7 )(30 x A.3:3 

=- ll, 14 ~ k_g 

Ve. rnt{)l, = 1.31.JtiZ bd ==- {,3 x 18.7 x30 x4j:~ 

' = 31 1 578 k5 -ilP rt~e 

Ve resis+antcz )' Vu actua.ntcz 

• e• So\o nec~e,·1to. estribos por espec:J,cac.lo~. · 

A - ~ _h~ _á_ \l d 
v- - 80 f' ~ d V b 

=o.~><~~ li~~g ~ ~o ~g 

::0.0\9 S 

C!omo ~ ~ 3!~ d = 3 'Z. cm 

Con ~str'1bos ¡f V4" d.t! dos ramas 

Av= 0.3"2. ~ 1 =-O. G 4 cm?. 

o 1 \<.. 

S q., po""d('d'lf\ a;,s.-\-r,bo\ )lf X' 1 

cz.n dos. rc:l.V'V"'O..S. 

c..... c. o.. e\ o.. \ S e;. W'\ 
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1!) Rev'1-s10Í1 de. cortan~IZ ho(izontal 

El cortan~cz hor.lzon}ol máúmo provocado en la uniÓn 

dq, la~ dos superficies vale : 

V ~oo + u= 1 ~ 00 >< 10,5='2.43 on 

d Vu 7430 
V h = jlf bv d - o.85 >(30 X 4~.~ 

bas+aró' con dsar la supevftcre suf'enc( de. lq 
+robe intenc.iona!m~n+~ rugosq de 5 mm j po­

nav cone.c+ores 5olo pot especJicact.OYl. 

Como \ae:. e.spect~lcactone~ son las m\smas czn 

acer-o n-¡Ínimc de conecto\es 9ue czn \as d<Z +~n5ioÍ1 

d\a~onal 1uczdo.ra'n es1ribos ,0\/4 11 a cada \5 cm. 

Cuando ·lct sc:zparacioV1- drl. czstribos po~ e ortant<2: 

vartical es manor 9utZ la separac.iÓr\ por ,c.ortanhz 

horizontal 1 rcz~\ráq e."identemente los pr"i,'-neros ~ 

sa: prolon_3qrán dentro de la losa andónclolos con-

wz. nia:n+e man+e. 
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EJEMPLO 3 

Ca\cu\ar- la sobfe.carga ~ al á'rea d(l actlro parQ 

mom~n+o ne:3qt\vo 5 , las +(abes de\ a.jer11p\o '2. sa: les 

de, continuidad 

o.) C!á\cu!o da la sobr~carsa 

. Como !!bramante apo~ado. se ten¡~: 

M = 4 . q D t 7. 2 ~ = 1 '2. 1 b t rn 
·p. prop1o loso. 

M Sa:cc. ccrnpuesb. = 7. 5 C:> fm 

1 

L[\t-~o+ cl.L::'\ 
1 V 

~ - -- L , --- t -- -.r---~ --.1'----\..-~ 

':3 
¡..A., -- o

1 
L'2 

'' 1"- 11B r-

1.. 
'P' L.: - _L v"'Z L7.. 
B - 12S 1 

d d r1B da. 01'\~ p'l.=-=¡:¿Pr=l.77pl 

¡l\ 
• + 

L L 
1 

5 ·, f! = IOOtl50 == 250 k~) m' (VeY prob\en1Q 2.) 

,·, L~ +robe pue.de. r~~,·s~i'f unt:l 5obreca.r~C\ d.cz.~ 

??.. = \. 7 7 x '2. 50 = 4 12 Kg /m' 

M o 
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ti) G~\culo de\ arec:¡ de ac.ero paro mcm<Znfo ha.tjllÚvo 

f n <l \ a po~ o •• 

M e-) = º-~${JlL)~ = 1-z ,b ~m 
. 8 

Mu = 18.7 1m 

E\ ~r~a de. r~fuv:rzo .S€ c:.a\co\qr~ c.on1o s'1:1ue 

A ~~ Mu 
.";¡ --= d ~{~ 

As= 18.7 X 105 = q .4 c.m'l 
50 X -'\000 

5(! pcV1d rán 4 vari\\as 46 -~ As= ll.S cm1 

Esta 6l<Zc'1t211do cz 1 -- a:4u'tlibrío (¿1'\ \a s~cc..IÓrt d~!· qro~c : 

Tu 

5o ! 

O.o =- To 

C.u-=(2q7-tc.p) 30ii 

Tu ==- ! \. 5 )( 4 000 , = 4 ~ 000 \\_s ..,._ 
ia Cu 
1 

-.¡ 

o.e:;{'c-ff~ 
r " 

5upon'tcznda ~o~ la com pre:::\o'n d~\ prestuerzo 1 tcp J 

s :2a da \00 'KtJ/ cm1. 
4C,OOO _ ? 8 

a= !Cf7X30- ' cm 

varitícqndo ~\ f.tPo dcz tai\Q. 
¡ 

C!-= 
78 =- ~. 7 cm o .. s 
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Ver;·hcalldo el ~ipo de. fa\\q 

40.~ 

0.003 

~5 - o,oo::, ---
40.3 q,7 

E.s = o,o\:Z. / o.ooz. =- o.oo'2." 
o.75 

V a.\ ac~ro flo11e., la seccioÍ'\ ~s sobre\ov-z.ada ~ se curnplll 

la c.ondicio''" dfl'l 7'::/-l'o del auz.ro d~ /a condición balanceadQ. 

'E-s n~cesa rtc Y<Z riflca { ~-a m b\~n e 1 «Z5to~rzo de comprey_s\o~ 

s•..1puQs~o d(l. loo Kg/c.m1. ptovocado po( e.\ pre.stoarzo, 

1 

f\ c. dt2. ~- d~\ pva:s.fua:rzo ·del czjczmplo -z c.oh res-

pacto q\ borde in ~czV-IDf: 

0 1 

1 

t~ • o 
1 l<b -4 X~ + L 4. f> c.m 1 • - Q • 
1 

0 
-.1--

1 

d~aíjrama. da. d~formacwt~es 
1 

va\ u rú1ar·ta5 

o.oo~ - é p 
~.7 - s~t 

~a d~\orma.c.'toY\ d~l qcaro de pr<Zs.fo~rzo .q\·-hzn­

so.fco<Z tu<Í cle : E? u::: 0.00~ 1 e\ e.s-(uerzo va\dra' ·. 

ts \"::: [sf' "'f 

.:::- (o.oos- o.oo\5) '2. K \o' 

== 7 1 ooo K5 /e m 't. 
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4.5 FLEXIONEN TRABES CONTINUAS José Luis Camba 

4.5. Io- 'I'rnh<'!'; no"tensn.das continno.s 

A) Estados limite de sPrvicio 
4 . 5 , 1 • 1 J n t r o el u e e i rS n • -

r.:n 1 n flf'xión i sostlí,ti en <lP. t.ra.t•es nrcsfor:-.rn.d.1s ,.nNJr'í aclo 

r;1do nuf' d0hido A. In ley n.cción-r<~ar.ción, ln. accinn ele] rnhJe -­

~nbr0 pl conr~·<'t.O pc:;t.aha en rHIPi1i.llrio con ln. rPn.cción 'llf' r<st0' 

· o"loT"e nl ("R.hle, e~ decir 1111e nJ nresfner?.o solnrr1er+e nroducía -

f'""f'llf'r?os in I.Prno!'; y nor lo tantn las reacciones de a!'oyo c1P la' 

f'c;trnctnrfl. h·;¿o la acción del •¡rf"sfuer?:o eran nnln.s. 

qn.,io'la acciñn del DT<'Sfuc·r70 la trabe seffifOliJI[l. • .:;¡j dichn. 

t r a b P e s i · o s t á L i e ~. f'; e C.:. e forma r 6 l i b r P m e n t e 11 ero si s "! t r ata d f' ' 

rn. hac"rlo, provocando en loe:; n¡1oyo~ reaccion0s debi<'n.s al pres­

.f'nrr7o. Dichn.c; reacci onf'S se l0s lln.mará hinerestáti C'ns y lo<> m2 

1'11" n t, o s c1 Phi r1 n s n. di. eh as re n ('e i o n " s s e r 0. n 11 amad o ~ 1'1 n fT1 0 n t o s h i ll o­

rc<;tht.i rn!'; df' 1Jres-f'uror?:o. 

r.:l nfpcto nroducido nor ln.s !llPncionadas r<'accionr~s hi •lf'-­

r~"~tñtirns '!0hPr~ A.)'rerrnrse a ln. acci.on j ~:;ostÁ.t.ica <;el mhlP. 

:~1 rnn·i11nto Cle reaccion0s hj;1erestáticas de •)r(\~fuer7o for 

J"lan nn si c;t.c,,ln (;e ftlf'r7as, nulo. 

Para aclarar los conce~tos mencionados, lA. trnbe del ciem-

n] o 1 , es de sección constn.n t0 de lo r.-i t.ud AC=L ( fir~. 1) y -

se C'onsi.de-rnrá la a,.cjñn ill"hjil:-- c:;oln.rl]cnte al prPc:;f'u,·rzo. 

Dic"I-Jo nrcflfucr·-:o Fes hori ?Ontn.l y tien<' unn f'XCentricidnr~ 

e 1 conc:;tantf' Q. todo lo ~:-t;rrro ele la trabeo 
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nrf•sfuer;~:o F (Á 
..,¡. 

- ----4. 
~ - - eje neutro 

' 

.,, 7 ., ,,,,, A 
L 

l 
t 

Ln trnh0 f'~tn l1.hr0mon!c n.:'o.v:t(1n., nor lo tanto s1 colcnln 

;.¡n~ lr>. flnrl-¡n nl centro clel clnro df'hirla n.l ')resfuf!r~o s0 tf'nélr~: 

usnndo e] m~todo de 

la vi .~a conjnr~n.dn. 

L 

F.l "10r1f'nlo r•l rPntro df' l11. vi rrn ronjnr;ada sPrá: 

q Pp-L X L 
=-~-

~ ~ 

!:_:_:¡_!~ X !_: 
") 4 

nor lo tnDto, ln flechn nl centrn sor~: 

4 E I 



V 
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s] 1'1 i.rnl10 ile lrt fi,. 1' est~ n•1o:rnda en A, C y 0n B {l:'ir~. 3) ln 

t,,..nh" cer~, l~iner"st6ticn. :'' flnr ln t-.,..ntn ln flerh~ ,.,, ", •vmt.n B 

clr..lv, c;0r nnl:l, Se resolverá luPdÜlnte el método de laS flexibili-

nades. 

A ~----~-
J~ 

A 
cZ, 
T 

Pi ,.nrn. 

el" clonrle: 

L 

IIV\CLQ. d<~. 
'f~"CL'S.~v<Lf' 'l. O 

Pn.rr1. nnl i Pi C'n,.. la f'l 0rhn 

r~.l ('entro, 01 a·1o~·n B clP 

ln flr> 

l ~· il a o ~" [). : 

48 E J 

(El rri.r10r mir>mhro r~;Jre 

sP.nta la f'lcC'hrt nl r0n-

tro del rlnro, d0 unn -

carpa conc"ntrndn P.n di 

cho nuntf) " lihremcnte' 

anoyadn). 
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Por lo to:~to si anali 7.::tmos una secC!ÍÓTI cnn.lnuiera x, si ~:non 

0 .t5- x ~ L/? tfmclrf>mos, adernác; dPl efE'cto i.sottHico del r:n.ble, 

lnc; f'C'cinnrs hi.TJer""'t6.ticas de: 

"x = F • eJ + ~:!hx= Fe 1 - ~-FP1 x = Pe 1 
L 

1~ línen. dr TJrrsftJerzo tiene nnfl 0xcentri.cidad: 

( l-3x) 
1 

nl crntrn del C'laro v~ldrá: 

31) 
?L 

( 

Y'""" l trond o una línea ruehrada. C!CHT10 se indica e. 

nlJP PS l.1. 1-l'nr(l de nresfunrzo. 

la f'i.~. 7, 

Cnrn'!"'ar,mclo Jos resnltn,dos así obteni.r'los, con los de la trahc 

ic;osLiiticA "'P. '1nerlen h:-tcPr ]nc; c;ir-:n~(~nte~ conclnsion~"'s: 

1) Ln. linea de TJrPsf'uerzo 0 • no coi nd de con el c:chlc o alam 

hr" r'lnivn.lente, clehido al r10m0nt.o hi'1erestático de nresfuf'r7n. 

~) Los f'sfnerzoc; nrovnNt.dos por el rresfuer:w en el ronrreto, se 

r:'ín dehirlos n ln exrentrici dn(l e~ de la. linea de nrr>sf'llf'1"70 '/NO 

a ln. PXCrn ·Lri.cj dad PJ cl0l r flble, Ps decir que en nna estructura 

hi'1rr"stntica, el 'lr0sfuerzn no nnsn. donde se colan el rabl~., 

c;n.lvo nn caso nartic.,lnr que <H' ver~ mfts adelantr o 



fi) 

3) V.n unn., Pstructura hiperesttiti ca deherá considerArse el CO,!l 

·iuntn clP ]:" ,..,i::-ma y no podrá torr.ar.::e una sección aislnCln. 

rn,..,n ~" 'ha~ e 011 nnn trabe isostríi.i e ;l. 

Po-r t.odn lo anterior, s0 nodr1n decjr U.JJarpntemr>ni.e qPP 

"1 :'~ reo.~cj O""'"S l1i ...,Pre<>üHicas de presfu,-,r·•n tienen nnn i ntcrvr>r 

,..; tín -rlPc:;favnrnllll" ~or ~":i~"r'lnlo en 01 r:tso qnc n-cnharnos de ver,' 

...,;r-nt.rns m,L"' Stlhnmos rol cl',hlc en el í'l\oyo :)ara cor,¡p-rirni.r el con 

crnto, onn.s lo pondremo~ en tc:>nsión, ya que uaiarÁ. n.l~n mis la lí-­

nr•a ele nresfn"rzo o 

::>in ~"'nhnr('l'o,, l::s dificultades nne se presentan en las es-­

tructu-ras hii"JP.rr>c:;t6.tic.:s nrrsfor?adas pur-den rl!solverse tomando 

0r. Cl.Jnn·' a i!i cl,as reaccionrs 1'Í¡1erPc:;táticas y tratando eJe ohtc­

nl"r e~.-. ln.s rmsrnas la mayor venLajn. po~=dblC'. 

1\ 1 e n so n C' 1 e j e m '"> l o 1 , s e 11 ti J i 7. 6 Dar •' h a e 0 r 'l o t a r e n -­

~'or'irU !'lf'nci ll a, la nresenci.n. (le los mo!"''entos hi •1crC'stati 

ene:;¡ ~in C'l"'ll)nrrro la 'lOSÍClÓn que SP CSCOfl':i6 Drtrfl COlOCftr (>l !lrCS 

f'nPr?n f'u0 nrhitraria v n11 f'orres•Jonde a nn cnso práctico 

r;omo {t!l Pl caso de la....._____.:;;¡ fl0xi6n ] sost:i,-Li.ca, sP. nur>­

cl0 ronsid0rnr r>l ;Jr0sf't•rr1.0 en dos f'ormns: n] directo, considera-do 

COtoJO un sist,-.ma de cnrn- s PxterioJ' a l!t trnhF v el i.n-L(~rnn. 

:\rnhoc:: m0todoc:; nndr8n 11 Li 1 j 7arse nr>ra calcular 1-: e:; rr>ar.rí o 

n e e:; h i Tl f' r ,.. e:; t ~ti e a ~ d e b i ~-¡ a s n 1 . r e .e, fu e r 7. o • .2n 1 a, f i ."' . 4 s e ol ' s r> r­

vn una trab0 r.ontinn a con 11n C'able ondulwio y la forrnr> cor~o sr> -

T'rr>c:;entA.n las solic:itari,,nes debi· 1 a~ al ''rco.:;fuerzo 11sando el mé­

todo dirPcto. 
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pnnto s de inflexj 6n 

c. 

Fe.• 
f f t 1t "ttr]' 

( ¡ 'F se"" o( 1 

A 

P i rrn r A. 4. 

La<> rPnc-cion0g lli nerestáticn.s oehidas al r,resfuerzo se ca.! 

r11Ia.rli.n ':"!Or C'll;tlllui Pra de los mt~todos utili ?.ados m1rn. rP.solver' 

p.;;trlll'tnr.Lc; hir>erestátic-r~s (tPorema del área mor1entn. 9 defle 

xilín-••0PdiPnte, mlito,'u de Cross,. ~·· 0te.). 

L rt t r :'lJ) 0 o 0 1 e .i e m') 1 o 2 , ~ .e: e r i be e 1 e á.l e ul o d e 1 u s r en. e e i o~ 

n0~ l)i ""r,..~f.~ti.cas clcbid:J.s a] nresí'ur'r;-o, ~)or el r1étodo interno. 

Se Pr''llearn el rnétooo del área momento {Virr. 5). 

SP sn"~on(1 rá CJliP el trazo del crtble es parr.b6lj co y nuc l;cs 

P.Xf'('ntri.ci(ladcc; del •rismo estn.n ele acuerdo a las solicitaciore=:' 

de cn.rnn.s 'lPrrnrtnentes V VariRb}CS • 
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t 

~\ 

L 

FifUI'~ 5. 

---~-

1 

(R) 

Fuer7a rle 

J;resfuerzo 

constatd:e 

"'1adR Jn forma simétrica uel t1·uzo Jel cable se tendrn, 

~ or el mP'todo del t:'irf'B r:.orr.ento: 

·h, .... :)e¡,_\.a, ~- ~ / rz:\-.ic:::.\\ca.. e 1 ·'f 1 ~--- _____ _"] ___ 
i --·~-A 7' . - e: 

1-~"'56.-~ , .... ~ 1 

~. 

(2. alr) (.?_ Jí'elal)¿l o.·r/1 ' = (~ Fe
2

'""1) b1 -t ..¡. " 
) [-l 3 ? 

e .c. IJl) 

3 

De la ecltact6n cmterior se ol;tienc el moiiiE'nto hipeJ·PntÁtj-

eo de !Jresfue!'7,o i\·:h y por lo tanto las reacciones Rh Fl'l J oR 4L'o­

;yoB. 

r·nn VF:Z obtenidos lo~ rnornentoR hir,ere~.tñticos~ t>l efecto 

' 
totnl rJe los rtoment.os debidoP. rll JJresf11er7.o :wrá ü1 s1,n1a ,~üf.e-

braica de Jos ieo~~tÁticos e hiperf>stéHicos como se ilu~tra Pn 

1 [) f Íf~. 6 

C1 1 Flndo el tn.:.7.o del cable equivalente difJ.f'r~ notahJen:ei:-

tE' (le una J·nráholR, tPJ'Hi:rá ,;te frélcc1.o'1Aroe el rl.iaera11.Fl de n.o-

iuentos y calcular con f'U Rrca corresJ,orldientf', eJ momPr·to hi-

=0 
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Figura b. 

4.S. 1• 2 Tra~o 1e cables 

( ')) 

l)P. los eiem~Jlos anteriores se pued.P concluir que el valor 
.... &. ' ' 

cte los momentos hiperestáticos de presfuerzo, son debidos al 

trazo áe los cables. 

ClJfHl.lo dicho trazo es de tAJ foriiJa, que no produce efectos 

hi¡,eH?stÁticos se 1e llama trazo, crmcordantep es decir quf' di= 

cho trazo no provoc<:irJa giro:; e-xtrei:!OS en la trnbe, Ri éAta ~ 

fuera l iorf'I11ente npoyadu . ..Jin embareo este caRo :-::e presenta ~cm 

ruuy poca frec11encia deljL'i0 a qne Pn general l,?fl seccionP.t> mas 

solicitadas por rnornento, ljl prPsfw~rzo se excentra ~1 nu1xin:o
9 

•" dPcfr fl€ busca la optiu1ización del uso del pre.sfuerzo y ::Jd.~ 

Jl.ñs r!o neces<::.rüH:lente ::;e trBduce el cálculo' del cable concor~ 

l~nnte en una solución mas econórnlca. 
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El trazo de cables en trabes continuas se hace inicial­

mente en forma semejante al trazo en trabes isostáticas, PO! 
teriormente, con el trazo obtenido, 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 car~a. 

cuando el n~mero de cables es grande y la fuerza de pre! 

fuerzo variable, se calcular~!l las zonas límite haciendo in-­
tervenir el momento hiperestático de presfuerzoG 

Una propiedad importnnte en el trazo de cables en tra=~ 
bes continuas, es el hecho de que si se cambia la posici6n­

del cable equivalente en tal forma que permanezcan fijos los 
extremos del mismo y las curvaturas, dicho cable queda tran~ 

formado linealmente y en ambos casos la linea de presfuerzo 
no sufre alteraci6n y por consigiuiente tampoco cruJbian los 

Psfuerzos en el concreto debidos al presfuerzo. 

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 v1e la fuerza 

{ ~~ 

vertical en los anclajes s se altera, pero transmite diree= 
tamente al apoyo ( fig. 4). 

En la pr~ct!ca el trazo de cables es con curvaturas =­
graduAles y sin cambios bruscos como lo indicaría las zonas 

límite9 que tienen forma semejante al diagrama de momentos, 
por lo que es necesario proceder como lo wuestran laa figu-­
ras ?a y 7 b, 



To'i "tlrft 7 - n. Pin,1rn. 7 -b. 

l<'it:l..re 7. 
U'1~ Vf'7 f1'1~tli:nHloc; loe; 0fectoc; hiner•'stn.Licos clehir'o<· ::.1 --

prpsfn,..,,..,n Pn t.r~lh(;c:; continunc; y ·¡;;•;('a"·artcr{s'Licas d0 tr:•usf'ormn 

ci0n li•10~'1 dr-.1 r~l1le enuivPleni.p, ~0 1roce{:er6, al cálculo dP l·'' 

Lnc; f'ornas l·e calcular la f110r7:n. de n!'es+'u·rzo será c;erne.i~'-~ 

t,,.., n s nt.ili·,a<'lns en l:-1s de tr".hPs isostáLicas.pero lt:'~Íenc.ln j.!l 

t.0r'v"ni r 01 ¡no·'c:"to 1,; nrpc:t.~tico (le .. rcsfut r7o; como ñstP n su Vf'Z 

~P' 1 f'Pt 1 (' clel t,r"70 dPl cuhle, ser:~ llCCC':'>ltrÍO rrocedf'r 'lOr t~llltf'O'C 1 

h:>c;Lrt. lo'·rnr nht0ner la f't10rza ée ilresfuer.,.o 6~tima con un poco 

dP eYperiencia, aos tanteos bastar~n para obtener esta ~ltimao 

l ) C:•.' . ., o si ~ i ó n de ln s" r e i lí n t r a n s versa l. 
0 ) r,lí}culo anroxirnndo de 1:- fuerza c-!c prec;fur>r?:o e,~ ]ns ~ecciones 

críticns de mom0nto 1nnyos y centros de clnros y ver ln cnM~nti 

hilirltH~ dn Psta con lnc; süccion:-=; SIIJlHPstas. 

3) Trn7o rl0 1 11.<; 70IHlS l{:ni tr:c; v ,_!e l:t liuea de presfucrzo e. (fj __ 

chnc:; zon,- s, cuando el m1mero y variaci6n de cables lo ameriten. 

4 ) C O r r e C cj O l1 1' S y n.j tl <; t f> S • 
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4.5.2·- Trabes postensadas continuas 

B) Estado líruite de falla 

Las hipótesis de base para el diseño de trabes pos~­

tensadas continuas por resistencia o estado límite de -
falla# a on las mismas que· se indicaron en las notas -

de trabes isostáticas, las cuales se 111encionan a conti-­
nuaci6n: 

a) Conservaci6n plana de las s~cciones 
b) Se conoce el diagrama esfuerzo-deformación del -

conciSeto 
e) Se conoce el diagrama esfuerzo-deformación del -

acero 
d) Se desprecia le reGistencia del concreto en tensión 

La diferencia en la ruptura de una trabe hiperestá­
tica y una isostática es que en la prilliera al alcanzar -
una sección el momento de ruptura se forn1a una articula­
ción plástica reduciendo solamente s.u grado de hiperest!! 
ticidad,en cambio en la segundap se transforma en un me­
canismo libremente deformable, hipostáticap p,roduciéndo­
se la ruptu1a. 

En la fig. 8 se puede ver una trabe hiperestática, s~ 

poniendo su funcionB.llliento perfectaJLente elastO...:plástico. 

Una vez que la carga P sigue aumentando rr1án allá de 
la ~ona elástica~ le primera articulación se presenta en 
D, máximo momentd, habiendo una readaptación debido al -
nuevo sistf'-ma. Al seguir aumentando la carga p se forma .,. 

otra articulación plástic~ en el apoyo B, provocándose -
~sí el mecanismo de ru pt t~ra. 

La hip6tesis del í'uncionnmiento elástico no ¡Jerm! te 
darse cuenta del comportamiento de una estructura en la 
fase de rupturao 
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Pin·nra 8. 

Sin embar(l'o se conocen en la fna~rorí:~ ele si.s+.C?rPHS lli_l)0:rcc:;i;á-

Uroc:; •dnnl<"s, el mecanstmo de ruptura, al C'ual •HJPde a>licar 

S<" el rnf:to(1o estli.tico o de tr;¡hn.jos vi rt"al r>s. 

P'l~>nte lln 11istr>ma de(; sfu0r-;:oc:; r1ebidos r~ -la n.ccióq U.(!l >r<"c;incr~'o, 

en Pl proreso de Cl'!t'fH. ,V descarr·,:t, L<Lbrá ec;J'nr·r?.O<:; r~·<-i(~'l:tlcs si 

"if' l10rr6 nl l{mit.e eVistico t'i'f"or{a. <.lf~ l~.j~nytsin). e•. 
>1 rn P] C'RSO 
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de la fig. 8 se varía la carga P hasta formar la articula­

ción plástica en D y después se suprime, repitiendo de nue­
vo este ciclo de cargasp se provocaría la ruptura de la 

trabe por fatiga, aunque el valor de P<(Pr. 
El ciclo de carga podría repetirse indefinid&mente si 

no se sobrepaca 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 eiásticos iniciales 
de los momentos hiperestáticos de presfuerzo ya que el est~ 
do inicial de esfuerzos va a transformarse debido a la ada_E 
taci6n plástica de la estructura, por lo tanto los rnomPntos 
de resistencia en cada secci6n de la trabe pueden calcular­

se con la posición del cable equivalenteD sin tomar en cuen 
ta si la posic16n de ,)éste coincide o no con la- linea de -
pre E;Jfue rzo. 

En el diseño de trabes presforzadas continuas se reco­
mienda hacer una gráfica comparundo los momentos fl~1onantea 
multiplicados por el factor de carga y así mismo la rráfica 
de los womentos resistentes para comprobar que no hay probl~ 

ma con la ruptura en las dife1entes secciones críticas de la 
trabe. 

As! mismo se subraya la ir11portancia de que todas las 

secciones sean aubreforzadasp tal como se indic6 en las notas 
de trabes isostáticas, para tener una falla dúctilo El Reglarne!!. 

to DDF 76, lim1ta lo c.qnuJact de acero de p·eofuerzo y ordjna-· 

rio, En taJ forr11a que la fuerza A8f~ 1 J.sp fsp, carrcspondien-

te al momento resistente de la sección, sea igual o menor de 

la 4u~ correspondería al 75~ de la falla balanceada. 
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11 o 3 o CONTINUIDAD _ . I..'N · TRABES PRBTENSADAS 

Estado límite de falla 

F:l 0c-:tudio de este ti•)() ne continuidail P.'1 tralws, su~one' 

nn est:1do ini cinl de nrefabri caC'ión de las misrnac: en el cual tra - -
i;;1jan j sost!iti.camPnte y ouc> rn su P&tndo finnl trahn.iftrán corno -

rontinnas rl"diante una losa colaila in s:itu y con refuerzo normal 

:'ari• momento ne["r:tivo 

ac ~ro de r>rP. "'fn er zo 

(a) 

refuerzo o~~!n~r~o 

~J;~ 

S------- r-
acero de nresfuPrzo 

( h) 

concretci colocnrlo :in situ 
refu¡::rzo ordinario 

Rrero de nr0sfuerzo 
(e) 
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Rn el estado inidal ae ~n·efahricn.ción lns trn.b('s nuoden 

srr nrc o nostrnsarln~ f'i [; ~3 si0ndo más comunmer.tc el --

u Ro ci ,.., 1 a e:; 11 r i r.w ras • 

..... .... .....­-

presfvPr7.o 

trahes postcnsadns ~rPf&bricadas 

Pir,o 13 

F.~te tipo ele eontinuidad a hase de refn;·r?.o ordinario 

i.r¡:.nuce en una economía consinera.hlf' en las conc::truccionPs, 

se -
1 

en m-

nnradn con tr.thC's li hrel'lente a;Joyrúlac; v P.dPt:-tás afTir)l ía el cn.'1lTJO -

dP ln utili7.ación de la nr!:'fabric·!cinn, n.l nronnr<'ionnr a los-­

f'lementos "!'lrefahricn.dos ln Cfl'1acidarl '1.~rn. :.,nmar r'lorH~ntoco Tle,.,~ti-
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vo~ y ~fe{'i.or-; de f'JPr7.as horizontn.l0sP VÍ"T"to o sismo 

marcos rfrrjd.os f!On l:-ts columnac; •. 

al formar 

Cuando la cont1nuida.d en trnbcs "refabricc~clas Sí· r0ali za­

•nPdinntP. el refuerzo ord1nario, l11s ~<:>ccionec; r~rcfa}Jri c:1das de-­

hrn sr>r crl]i8J~0s de resistir sn ,¡eso pro ni o ~r la losa. f]liP será_ e~ 

lada nostc!riorr.1ente in situ; una \7 0.7. frnrruado el concrP.tn de di­

rl·.a ]osa, lt.L SCCCÍih~ Sf~ lr- llam:1rf\ COl.' lllesta y AS é~ta 1qtima la 

q11n va a resist1r el resto de la carrr¡: ;H!Tr.Janente y lr! errr!:'n vi­

va totnlf como se ind}c6 en 11.2.3o 

De acuerdo con ést,o 1ílt.tr1o, la i:C(Jno>rt'Ía nnP ~P r••ali ze se­

r:i mayor mi antras la :velaci6n r>ntre carr:a v:i ve v rnn~rt:t e-ra más' 

En cst as !Jotas se clesnrec1:1rán los moF!ento<: ~.oc:;itivos-

Pn lo<: ano_\ros Jebidos a] f lnjo ~' a ln contra.cd ~n dPl con 

cretn en las trahes "[)rr>fahri carlas nretcn .<>a.r!n..:: "112rr' efecto 

PS rJc>qut>ñn y cij c;'T1inH"Ído r¡or los mofílentos ní'"<:divos dehi--. -

doc:: n la coni-raccir'ín en ~~·e lu los~ colada in .s1 LE ~r las­

trahes prrdahricadí:'!.s~ Adr>mns c:;0 _;nnonP. Ol!P. al ri1.srríar la.' 

rnnpxi~n e~ los anoyos lac; trnhc~ nretensnri~s ya efectua­

ron nna ¡.arte )mport~:.ntc :le las deforfl'laciones d0hidas al' 

flujo y a la contracci~n drl concreto~ 
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cw.ndo la cord.inuidad en trat-es pretensadas se rec,] ize. 

con acero orrlinario y que el prPsfuerzo no act~a en las ~onas ex 

trernns dr> lus ruirmas uor no estar a'r1í naherido, Pl ciílc1 lo -

sis.tPncia indieHdo en las notar; del PGtado l.ÍJJ,ite df~ falle::. 

3e .nupondrá Ull diagrawa :::iídl'lj_ficado JA e,,fuP.r7.o-c;t>for­

.mac i Ón l'Bra el FlCei·o L:,rado duro, t:Uponiendo tUl VF.t}Or J¡:;l l Í!IIÍ-

te de flllt=·Ilciél eje} mimao fy = 4,C·00 ~~e/cu,2 (fit3. 14) y quE'> lR 

de1'C>JIIJDción t.nitarla P.n J. a fluenc i.a tiC' ne un va} or Je~'f::: O~ UU2 

F (Ks/cnl"!) 

~~ 

./_ 
~- , ___ 

1 
1 

J 

? 
fy = 'lf·OO Y.e/cr,; 

t = 'Z.X \O" "r...:J/ crn1. €y =. 4000 = 
6 

2 X lC 

0.,002 

-.r-~~.t-· E 
·~..· i.{ m n 14 

];aR ·e tapas de diseño e:1 el estado 1 íuli te de fa] la son ~~e-

Iue~:tnte::; E< las indjcbctas Pn el inciso del nliE'wo nomt;re, la 

ai.ferencia que existe en este ca.so con F-:1 procedililiento citado ~e 

ctel,f> aJa presencia je una corq;lefdÓn ya eJ<ister.te en el con ..... 

creta debida al ¡;retensado, (f.ig. t5 ). 



figura ·15 

es decir qt:e el lJloquP de co;:¡prFsión del concrt::to valdrá: 

Cll = ( f 1 e - fe !J ) x b x a t ' ' 

Tu = Asf y 

~r = T X z = e X z 

en las expresiones nnteriorf!s todos los ténoir,os l.an sido de­

f.ini•1os, :'t•broyantlo sola1:1ente qt1e fcp es la C'OH1pn~f'iÓn en el 

conc1·P.to- debidR nl presfuerzo, q_q~ deterJ d.ismimAiJ.;E:' .jE'l va 

lor de f'c. 

Co~.;,o el valor de fq1 de pt::nde .1el dÜ:l[raw& l1e defonn.acio 

nes~f"n la .sección del aroyo;; q_ne 
. 

aun no ne conoce, el proCf 

dimientn fi1HS e:XJ,Fd) to coPSi!:te en Sllf•Oner un vc=tlor rte fcp, 

cuyo valor inicial pera el priu:e:r· tB.r:teo pt~Pde ser lCC Ygjcm 2 

para trabes rre tensada .S y ver if ica:r por-. terior¡ .er. te qt.e l? su~ 

posición r·ué correcta. Si la d tfe renc1a e E tre el valor su.pue~ 

to y el_ encontrado de fcp se co!lsiéiero in:porta.rte.., ~or ejemplo 

lC% o más, b8stara con touar ·.::1 valor inter1uec1io r, la .J.if"eren-



{20) 

cia y así calcular de nuevo el valor de "a", prof1{ndj_dad del 

bloque resj stente ue compresión .del con~reto y después el fiJo-

u•ento reEistRnte. Dicho ¡:¡omento resistente det•PrÚ ser .:>.ayor 

que el mon:ento 1í'l timo i:3.ctuante, cuyo valor sP ca] CtJlarñ 0.on 

-2:1 .facto1· de cnrga indicados en la.s notRs de estv.rlo 1:I t ir .. o de 

r'n1ln .. 

'9f-Lerá Rieul[Jre verificarse q1•e f-!1 tito de fE~lla Ps dúc-

t il , o E e a q¡;e la rupt u.ra es p!'oduc id u pJr 1 A fluenc ia Je1 :-1ce 

ro, 

se 

secciunPs sobreforzadaE; 

la secci~n de concrnto, o el área de ace1o Pn tal I~rma q~e 
1 

·La fue1 .. ~a de tensión sea el 75% de la tensión balanceadH. 

PorE.t las secciones en los C~Ltros de clr1ro"', E-l n.o!uellto 

positivo debido al reE.to de car~H~ 1•erH.anentes y al total eJe 

ct~rg::...s viva.:; se ~1ará en :lci fol'l:.a indicada en el inciC?o de 

neccior,es coftJ!lllestar;, solo se a?:ali?.al·á en e::, te Céif,Ítulo la 

R~ccidn sujeta a momento neggtlvo. 

Jn ejemplo 3 iluntra la verif5caci6n por 

1'lex Ión, del estado l!ujite dF: í'allu de una secció11 co;J;f¡lJestn, 

dArivada de le continuidad de dos trabes isostáticas• solo ~e 

~ .... ,li-~et. pl::1ra mornen·to negrttivoo . . 
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DISEÑO DE MUROS CABECEROS 
(CONTINUACION) 

ING o JOS E GAYA PRADO 

ABRIL, 19'78o 

Pclaclo de Mlnerra Calle de Tacuba 5, primer piso. Méltlco 1, D. F. 
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-D~SEr\JO DE LOS rv'cUROS Cl\Br::CEROS : 

SISTEMA DE FUERZAS 
<--- 24.44 Ton. 

3.50 mfs. 
20.36 

!& 
,. <:-

3.50 
!1 

15.49 811 

< 
3.50 ll! 

18 -
~- 10.45 

3.50 111 

5.37 
llll 

J· 
~ 

3.50 
. -· -;-/_;?-~// 

(FUERZAS SISf.pCAS) 

-t---- 15.70 cmts.-i-
. 

ELEG1ENTOS ~.~ECANICOS: 

242.34 

' 453.36 
. - - -- -- - - - . - --

700.95 

1 -• - 967.33 Ton. M. 
~~~7~~~~/7-:;;r-

~~~Oi',·i!~]\~TO FL~X!ONANTE . 

rl· 1 24.44 Ton 

44.80 Ton. 

60.29 !on. 

--1 
170.74 Ton. 

1 

~-, 

. 1 ¡16·. U Ton~ 
1 . 7-/~7-.,.,-7_,_7_/ ___ 7~/":;;r-

FUERZA CORTANTE 



li :~V 1 S 1 O N POr~ r::- LE X 1 O N 

,-.,---~--~-1- . ------,---
1 

l 
1 

1 
1 ! 

z 
I5:'Scrn 

- -- --r---- • 
1 \V ----------¡---;-¡_ __________ _j . 

e u = a b f?: 

POR EQUILIBRIO 

Cu = Tu 

Tu :: 1\s fy 

Etl FORL!A t.PROXIU.fi.OA 

A f, ::: ~!______, Z = 0. 8 d 
0.8d FR fy 

?.~ max. = 957. E Ton. M. 

MATERIALES :' 

CONCRETO fb = 4o"O r~a/cm 2 

ACERO fy = ~-200 

f "e = 2 5 4 !<a 1 e rn 2 

' 

!.~u :si. f x 967.33:.:: 1064.06 Ton.r.L 

' .. ~ 

A 106406000 - 22 4g 2 s ~- - . 1 cm 
0.8 xi53Cx0.9x<·200 

SUPOU!Ef!DOD 4 VARS ·~: 8 . As a 20.28 cm2 

Tu e 20.28 x 4200 e 85176 f\g. · · 

85176 
arn o6.71cm~ 

50x 2 54 

f.~Rr.\l 15.31 X 85.i9 m 

FR MR o 

CHECANDO EL PORCENTAJE f.~rtHf.10: 

o.1R~ e. mi n e ~.:__::_--.:;..~ 
fy 

e_ min G 
0 •7 Jt:-oo t m 0.0033) 

4200 

( R EG L • D. F. ) 



__ _.,.._1 

v3 

As m in = 2 7000 x 0.0033 =- 90 cm2 

USANDO 8 VARILLAS # 12 As =91. 20 cm 2 

-
:. RIGE AR1v1ADO M!NIMO ( 

REVISION POR CORTANTE: 

PARA EL CORTANTE VERTICAL SE USARAN COt~ECTORES 

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 =-83-
72º-= 5.33 Ton./ml. 

1570 

SE COLOCARAN 6 PANELES DE 2.40 mts DE ANCHO POR 

• 
3.50 mts. DE ALTO APROXIMADAME~Tt:. 

T0!.1AN DO UN SOLO PANEL b = 2.40 mts. 

y 

t V = 5.33 p¡ 
---> ~ -;;.. ~ 

T ( b) 

! Po :: V u 

p2 = v2 (b) 

= 
fr P4 1¡ p3 v3 {h) 

p3 ! h = 3.50 mfs. 

r P4 = V4 (h~ 

l (4 
1 . X 

p2 --Jp> 

<- <Ci 4f----
~ V 2.40 . 

-1-----··--- -------+ . - . 



POR EQUILIBRIO : 

~ F>t =O 

~ Fy =O 

... -''o -O .,: ,,, -

:;: Fx = 1"1- P2 =O 

P! = P2 

:. V2. =Va= 5.33 Ton. 

~Fy=P4-P3=0 

~r.~o = Pa h- P4b =O 

h P4 = -~-Pu 
b 

h 
?4= V1 (l>)-

2J 

V4 (h) = Vt(h) 

:. V 4 = Vi = V3 = 5. 3 3 Ton¡ m L 

PI = P 2 ::11 12.79 Ton. 
fJ 

P3= P4=!8.66Ton. 

USANDO CONECTORES CON VAr~lLLAS DEL.:;',i- 5 PARA P3 y P4 

V R V :s 2 1 f y As C os 45 ° 

VRv = 2 x 0.9x 4200>t 1.99>t0.707=10.70 Ton. 

POR SER, CONEXION 

VRv 
413 

~ 8 Ton. 

18.66 
NUr.~ERO DE CONECTORES ::: --

8
--= 2.33 

:. USAR 3 CONECTORES 

.... _-



USANQO ESPIGAS PARA P1 y P2 

POR SER CONEXION 

Vu = -4-- x 12.79 := 17.05 Ton. 
;) 

POR EL CO~·!CEPTO -CORTANTE~- FRICCION 

Avf = V u 

f r JJ fy 
(z -1) 

Avf = _!?OSO_ = 5.08 crn 2 · 
0.8x 1 x4200 

USANDO 3 ESPIGAS ~!: 5 As = 5.97 cm2 > 5.08 cm2 

CHECAt-\!DO LA LONGITUD DE ANCLAJE : 

Ld.=~ O.OG As fy/ .{f7~ 0.006 db fy ~ 30cm. 

Ld a :2 25.20 cm. 

REVISANDO t;L cor~TANTE PARA ESPIGAS EN EL p¡~!MER 
[. "v·-r \' !...: --. 

Vu = l.lx -}- x 70.74 = 103.75 Tong 

FLUJO DE CORTANTE ~ ~~;·;~ a 6.61 Ton /m t. 
1 o. 

PARA EL ANCHO DE UN PANEL DE 2 .. 40 mo 

Vu u 6.61 ~ 2.40 u 15.85 Ton .. 

POR EL CONCEPTO CORTANTE- FRICCION 

15860 - 2 
Avf = 0.8 x 1 x 4200 - 4 .72 cm 

USAR 3 ESPIGAS JI- 5 
"Ir POR PANEL 

"' 



: 

CONEX!ON MURO COLUMNA· 

PLANTA 

:~LEVACION 

#5 
3 POR CADA 

PANEL 
"' ' -

ul -¡ 
CONEXION 

~t¡URO- MURO 

1 
-il 2.5 a r--

~.¡____.3:---- _j . 
..----'----·; -t_ [ __ ___, . 

CONEXION 

' 1 

f\~URO 

CIMENl"!_ACION- -

~ . 
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7. CALCULO ELASTICO DE TRABES 

ISOSTATICAS A FLEXION. 

T E M A R 1 O 

7.1.- Anotaciones. 

7.2.- Solicitaciones: 

. 2.1.-
2. 2.-
2. 3 o-

2.4.-

Acción de un cable sobre una trabe . 
Centro de presión. 
Compensación de la carga permanente. 
Límite de compensación de la carga 
1;1ermanente. 

7.3,- Esfuerzos. 

7o4o- Condiciones a respetar: 

. 4ol.-
o4o2o-

Condiciones a respetar . 
Núcleo límite. 

7.50- Determinación del presfuerzo. 

7o6o- Determinación de la sección mínima de concreto. 

o6olo-
,. 6. 2 o -

'.6.3.-

Regla general. 
Sección sub-crítica. 
Sección sobre-critica. 

7.7.- Ejemplo numérico. 

* * 

JP*pgw. 
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ANOTACIONES 

---"'a.b.te. 

1 = 

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 sección 

G ¡ éste punto está situado a una -

distancia v de la fibra superior, y 

v' de-la fibra inferior. 

1/;r1 v'= 
. 1 

..t.= s = 

Momento de inercia con respecto a GZ 

Módulos de inercia. 

Radio de giro . 

= Rendimiento de la sección . -. . ¡_ -2 - -1 -
1 ¡-

Sv +. SV' 
P =V'V' = Svv' = 

h = Peralte de la sección. 

En la sección estudiada, la trabe está sometida a ios 

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 vaio--

res extremos Mm y MM tales como 

M m < 
M < 
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Mp Será er momento de carga muerta. 

M~ Será ~1 momento de e arga viva. 

M(p+~} Será el momento de carga muerta + carga viva. 

En el caso de la trabe independiente tendremos: 

Mp Mm{ momento mínimo ). 

M(p+A)~ MM( momento máximo ) 

Se considerará positivo, todo momento que comprima la -

fibra superior. 

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 hacía arriba. 

En el esquema de la página anterior, el valor de 

e
0 

es ·por ende negativo. Además.v y v' se con­

siderarán en valor absoluto. 

En todo lo que-sigue supondremos, el cable hori­

zontal en la sección estudiada,despreciando así 

s u á n g u 1 o a e o n re s p e e t o a G x , e s d e e i r i gua 1 a n­

do cos a 
1
a uno. 

2 SOLICITACIONES 

21 Acción de un cable sobre una trabt. 

211 Consideramos una estructura sometida anicamente 



a la 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 Pr-esfuerzo Puro 11
• 

-, 

E • .. t 1 .. "d n su conjunto esta estruc ura :esta somet1 a-

a un sistema de fuerzas idénticamente nulo. En 

efecto a una fuerza en el cable ( 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: 
-- IYe- n o s e r~ a s í ex i s t i r í a u na f u e r z a d i f e r e n e i a 1 

b, F que. introduciría a la estructura de masa­

m una acelerac ión: 
-t. F 

y m 
El presfuerzo desarrolla por-consecuencia en la 

estructura únicamente fuerzas internas y por 

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 estructura 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 que la hacen hiperes-

tática. Por consecuencia nacen en cada apoyo, 
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reaccionP,S 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 reaccicnes 

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, el equl 

1 ibrio del cable y del cor¡creto. 

Cada uno de ~stos 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 = 

deb!Jas a la curvatura 

ra de 1 ca b 1 e ) • 

-F 
R 

{ R=radio de curvatu 

El cable es asimilable a un hilo perfecto,­

es decir que su rigidez a fléx1ón es nula. 

No puede equilibrar ni momento de flexión­

ni fuerza de compresión. El ecjui 1 ibr.Jo es­

tático de dicho cable exige por consecuen-­

cia que esté sometido en cada secc i én a una 

fuerza-F tangente a su trazo. 



En particular si cortamos 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: 

CONCLUSIONES 

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. 

E1 sistema de reacción de apoyo R intro 

duce en la sección S , un momento flexio 

nante Rx. y el equilibrio del trozo a iz-

quierda no puede ser asegurado que a la 

condición que la fuerza F de compresión 

se desplace de un valor o que satisfa-

ga a la relación F o + Rx = O 

En el caso de una estructura hiperestática ( 

el punto de paso de la fuerza de compresión en el con­

creto en una sección cualquiera es diferente de~ punto 

de paso del cable. En el caso de una estructura isos-

tática R =O este punto de paso coincide con el puro-

to de paso del cable. 

22 Centro de Presión.· 

Consideramos un caso de carga cualquiera constituí 



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·lcidad de e0 la sol ici 

tación gJobal ser' 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 = 
Fe. 0 + M M e . + = 

F 
o ---

F 

El punto de paso 11 e ' 1 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 u e'' 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 sé desplaza de~ 
F 

(hacia arriba si M es positivo y hacia abajo si 

M es negativo). 

Vamos a ilustrar en el esquema siguiente las dife­

rentes posiciones de! centro'd~ 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 1 a s dos solicitaciones extremas 

Mm ( carga permanente ) ( MP ) 

MM ( carga permanente + carga viva 

las posiciones del centro de presión 

entes 

Bajo momento mínimo e = e. o +~( e = 
1 F 1 

Bajo momento máximo e = e. o +_!:!M( e = 
2 F 2 

o séa e. :: e +fl M e 
2 l F 2 

) 

CON CARGA VIVA 
Presf. + Peso Propio + 
Sobrecarga. 

M p+.6 ) 

son 1 a s sigui_ 

e + Mp 
o --r } 

eo+_l:!(p+.6} 
F -

= e+~} 
l F 

El esquema de la página anterior nos permite ver de 

manera cualitativa las condiciones a las cuales de-

berá satisfacer el presfuer2o. Veremos en lo que -

sigue, que el centro de presión 11 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 los 1 imites de ésta zona. En este 

caso, b~'jo el _efecto del- momento 1:. M ( que puede -

ser el momento de carga viva ) el centro de pr"e--

sión recorre la integralidad de ésta zona. Veremos 
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tambi~n que esta no es la rtnica condici6n a la cual 

debe satisafcer el presfuerzo. 

Compensación de la 
c1o~ resultante en 
pone en una fuerza 
F e

0 
+ M • · 

carga permanente. La solicita 
la sección estudiada se descom­
de compresión F y un momento 

Se puede anular el efecto de un aumento de momento 
pe r manen te o M de S p 1 a z ando ú n i e a m ente e 1 e a b 1 e~ 
un valor : 

o e
0 

ta 1 c,omo o e = -!S M o --
F 

las solicitaciones globales permanecen sin cambio. 
Tenemos siempre una fuerza de compresión centrada 
y un momento( F (e+ ce )+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 e0 -oM 
Tomando en ~u~nta ésto, porqué no admitir de di-­
mensionar una secc1on (concreto y acero) sin to­
mar en cuenta las carga~ 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 contramos una fuerza F y una excentricidad e00 
La hipótesis hecha es obviamente 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 óe 0 =-~ la excentrici 
dad definitiva será entoncese0 =e00 = ~ 

F 
Se ha compensado así la 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 co~creto presforzado por su 
carácter activo debido a la posibilidad de dosifi­
car las fuerzas permanentes, actuando sobre el tér 
mino presfuerzo,sólo se dimensiona con la parte va 
riable; es decir la carga viva. Esto es cierto teó 
ricamente, prácticamente existen límites a ésta com 
pensación. 

24 Límite de compensación de la carga permanente. la­
práctica nos impone límites a ~sta compensación de 
la carga permznente, debido al hecho de que el ca­
ble se debe quedar en e! 1nterior del concreto. 
Es necesario que la ex centricidad sea como: 
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V 1 
- d' c.a.~ o de M > o 

V - d c.a..6o 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 más cercana. Es necesario que el 
desplazamiento 

( o .6 ea o e
0 

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 despla 

-M -
r rP ' 

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 crítica 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
~ica cuyo claro es sobre-crítico todas las seccio 
nes no son sobre-críticas. 

3 ESFUERZOS 

Se considerará el concreto funcionando de manera elás 
tica, son entonces los esfuerzos una función 1 ineal -
d e 1 a s s o 1 i e i t a e i o n e s • -L o s e s f u e r z ·o s s o n a d i t i v o s . 

En el centro de gravedad, el esfuerzoag es igual a 



NOTA: 

F 
S tos, 

si?.ndo los esruerzos 
nulos en este punto. 

- q] -

introducidos por los momen 

Damos a continuaéión el aspecto de los diagramas gen~ 
rales de esfue~zos en el caso de una trabe indepe~dfe~ 
te. 

_., 

Oo+ op 

a Lo, +O', 
,- o p a•h 

Carga viva 

0'3 
----J.---1-- --



CONDICIONES A RESPETAR 

41 

Dimencionamiento. 

Este capítulo trata de las condicio 
nes a respetar y del dimencionamien 
toen el caso del presfuerzo total~ 

Condiciones a respetar. 

Los cuatro esfuerzos cr 1 cr~ cr 2 cr~ 
a 2 deben quedarse en el interior de un 

~~-- sector de seguridad que se ha fija­
do en función de los reglamentos. 

Se debe tener en servicio 

al 0"2 
1 > a2 

1 

al > 
O¡ 

, 
a2 < a2 O"¡ < 

--1 ' Los esfuerzos ind¡-cados a son 01 
1 O S esfuerzos permisibles. 

Si esela excentricidad del centro­
de p res r o n en un e as o- de e a r g a -de ter m i nado e 1 esfuerzo a 
sobre la fibra superior se escribe : 

a = F (7 + e Sv l 
S T 

= F ( 1 
S 

De la m~sma ~anera sobre la fibra -
inferior se escribe cr 1 '=ag(7-qlo que conduce a las expré~ 
sienes generalizadas del equilíbrio de la sección siguiente: 

1 ) 

42 Núcleo Límite. 

Se define el núcleo límite como la­
zona en el interior del cual se debe encontrar el centro de­
de presión o sea el valor de e para satisfacer a las condi-­
ciones de equilibrio. 

De las inigualdades (1) escritas an­
teriormente y aislando el t~rmino 'e~e pueden determinar los 
cuatro límites del núcleo. 

a) 

o sea e > 

o 

e > 

> a 
1 

ev> cr - a9 ·2- 1 
..{. 

( a 1·- a g • 2 
..{. -

- V . ) 

e?_ag a 1 -7) ..{." 

ag V 
,¡_2 ( 7 - O"¡ ) = -
V ag 

a¡ 
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( 1 ) 

( 2) 
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b) De la misma manera se obtendrán 
los 3 otros límites. La expresi6n generalizada se escribe: 

(1) ·2 1 
• 2 02 1 = a2 _a¡ = .{.· 1 _q_¡_ ..(. 

--· og V a g V 

< e.< 

• 2 ·2 C1, 1 1 J 1 cr' 2 = a, 2 
a.' = ..(. ..(. i -- 1 vr ---vr ag 

{ 2 j 

(Jl 

a g 

' C' .. e obtienen 1 as siguientes :-ondi--
ciones 

02 01 ( 1 ) e.> -a1 para obtener (J¡ > 01 

(2) -al obtener o{ < -, e> para 01 

( 3) e<- a2 para obtener 02 < cr2 
{ 4) e<- . a~ para obtener a' > cr~ 2 

fuerzas minimales 
Las condiciones 1 y 4 son las de es 

( condicones de mínimo de presfuerzo,).--

Las condiciones 2 y 3 son las cond· 
cienes de esfuerzos máximos ( condicones de dimencionamien:· 
to del concreto ). 

Si 11 amamos 11 c.·~ a 1 más pequeño de 
1 os va 1 ores a 2 y a~ y '' c.' 11 e 1 m á s pequeño de 1 os va l ores a 1 
y al el centro de presión debe -satisfacer a la igualdad si-­
guiente : 

- c.' < e. < c. 

Para que la estabi 1 idad de la sec-­
ción en todos los casos sea satisfecha. 

Caso particular importante del nú-­
cleo central. En el caso de que los esfuerzos minimales per 
misibles sean nulos ffl = ~~ = o se obtienen los valores~ 
siguientes para los límites del núcleo límite; (el núcleo­
límite cuando los esfuerzos c0nsiderados son nulos toma el -
no_'!!_b _r_~~ n ú~l ~o __ e en t ra_L)_ ~ 

= = ---
V 

< e < 

.2 

·2 
~(~ 

V O g 
1 ) 

= e:.' 

('3) 

(4) . a' 
- 1 

= ..(. 
vr ú ( . - 1 l 2 

o g 



- 1 00 -· 

Cuando 1 a se ce 1 on ,.considerada des­
cribe la trabe el conjunto de los núcleos límites de todas -
las secciones constituye el huso límite. 

5 DETERMINACION DEL PRESFUERZO MINIMO 

Las posiciones 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--
d a d Mm y M M h a e i a a r r i b a ( s i M > o ) ( e o n f e r i r p á r r a f o 2 2 ) • 

F F 
dar en el interior del 
sean permisibles. 

Los puhtos nbtenidos se neben que-­
núcleo límite para ~ue los esfuerzos 

Al inverso para satisfacer estas 
condiciones el cable se debe quedar en el interior de una 
zona llamada núcleo de paso que se obtiene de la siguiente­
manera ·y 

X 

A partir del 
lación de 

A partir del 
lación de 

límite superior c.trans 
l!M__ 
•f 

1 í m i t e i ,n f e r i o r c. ' t r a n s 
Mm 
F 

cuando M> o. Por lo tanto la excen 
triciáad e0 del cable debe ser taT 
como 

e. 
1 

= -c.' - Mm <e < e = c. MM -F-- o 2 --¡:-
mínimo de la fuerza de - -

presfuerzo- se obtiene cuando se puede alcanzar los esfuer­
zos mínimos permisibles o 1y o2 en los casos extremos de car-

El valor 

ga. 

forma en igualdad 

Entonces 

y 

s i a 1 = 

y c.+c.' '? 

c. = a' 2 

c.'= a 
1 

a~= o 

I + I 

SV SV' 

c. = 
c.' = 

= 13 h 

La inigualdad precedente se 

= - c.' ~m = e = MM --F- o e 2 =c. -F-

trans--
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El núcleo de paso se cierra y se .. 
vuelve en un punto de excentricidad e1 = e2 =e. Esto signi o --fica que se alcanzan los esfuerzos permisibles en esta sec-
ción. 

presfuerzo es entonces 

ble 

o 

Si. 

e = 
o 

F = 

F = 

C1¡ = 

F = 

- c.' 

El valor mfnimo de la fuerza de -

M M 
c. + e' 

h. M 
--e+cr-

o! = 

ó.M -Pr 
o 

excentricidad 

MM 
= e -

F 

impuesta al ca-

E~te valo~ 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 limite el valor de la excentricidade0 en fun­
ción de la geometría de la sección. Cuando el valore 0 obt~ 
nido aplicando el cálculo precedente, es tal que el cable -
sale de la se~ción, 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 manera·a reducir 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 estas 2 líneas son tangentes o­
sea : 

~ (v'- d, ) lo dá F 
MM 

c. - = que = 
v 1 -d 1 +c. r- MM M,\1 

F = al =02 = o 
~ (v'+d') 

= - .. -
'-

Sv 
S Í 

y e = o 
lv' -d'} 

' ,¡ 
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rONCL~SION PRACTICA 

En práctica no se debe checar sr el 
valor e obtenido a partir del primer dimensionamiento de ·¡a 
fuerza ~s compatible con la geometría de la sección. 

guiente: 

presfuerzo debe 
siguiéntes 

ser 

= 

Solo basta en aplicar la regla si--

En toda sección el valor mínimo del 
igual al más grande de los dos valores 

c.+c.l 
y = 

V 1 -d'+c. 

6 DETERMINACION DE LA SECCION MINIMA DE CONCRETÓ 

61 Regla General 
~ .._• .. 

la sección de coñcr~to es mí~ima 
cuando su compresión alcanza los valores permisibles en los-
des casos de carga extrimos o sea ~~ Y rr2 

En este caso c. = 

y c. 1 = ' , a.¡ 

En el caso general cuatro expresio­
nes rigen la estabilidad de la sección. Estas expresiones-
son :. 

Mm + fe 0 ) V + _f_> O'¡ O'¡ = -y 
S -• 

O'~ -. ( Mm feo1 V 1 F . -1 
= + ~+ --:s-< q¡ 

MM + fe
01 

V F 
0'2 0'2 = 1 l + ""'"S"~ 

{ MM fe 0 ) v' F O'~ O'~ = + -y-+ -:s- > ·-

las incógnitas son 

a) Presfuerzo F Y e 0 
b) Concreto 1 1 

V ----vr 
Por ~nde el problema tiene siempre­

un a so J u e i ó n m a t e m á t i e a q u e s a t~ i. s f <:1 g a a 1 a s e u a t ro ex p res i o n e s 
más arriba, convertidas en i9uaidades • 

. -
Sigr.ffica esto que matemáticam~nte 

se pueden alcanzar los cuatro valores permi•sibles de los es-­
fuerzos. 
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62 la seccrón es sub-crítica. 

Por hipótesis el valor de e
0 

es com 
patible con la geometría de la sección ( e < v!.d' ):-o 

Mr·1 l. 

con 

a 

621 

622 

MM los 

1 - = 
'' 
1 
v'= 

la solución del sistema es 

Para el presfuerzo como ya lo vimos 
MM- Mm 

F = c. + c.' = c.+c.' 

_: ~ Mm 
- e = c.- =-c.' - ----

Para el cogcreto: F F 
Cuando el momento exterior pasa de­

esfuerzos pasan : 

en la fibra superior de 

en la fibra inferior de 

Por lo que se puede escribir 

MM -, Mm flM 
= 

0"2 Cf¡ /SIJ 

MM Mm 
--=, - a_2 O¡ 

= 6a 1 

(]1~ h 
= p V ( 1 "":' C5 2 V 1 +lt 2 1 V ) 

=-P,V' (1 - O_l __ h __ , = :-p V (- ~~-~ 
·a1J + O{V O¡V +O¡V 

- 1 J 
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La sección es sobre-crítica. 

Se razona con momentos M positivos. 

En este caso e0 no es una incognita : 

( v' - d' 

por lo que el sistema anterior de expresiones conduce a tres 
igualdades y una inigualdad. 

El esfuerzo permisible que no se pu~ 
de alcanzar en éste caso es 0'1 

En efecto se ha tenido que aumentar­
f y disminuire por lo que oj aumenta con respecto a la solu­
ción de la sec8ión sub-crítica. 

a' Y a' 2 1 

be 

Se pueden alcanzar los esfuerzos o 2 
por lo que la solución del sistema es 

631 

632 

1 
~ 

1 

= 

=F 

Para el presfuerzo: 

MM 
F = c. + v' - d' 
e = - (v' - d' 1 o 
Para el concreto 

MM - Mm 

U"{ U"~ = 
p h 

= 
z 

v a2 + ai ~· 
Del diagrama de esfuerzos bajo carga máxima se escri-

ag= f 
= = 

h 

F 
S S = I 

h pvv 1 

a' F pvv' = o v' +a' V 
2 2 ~ 

I h 
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a 2v' -::1 1 
V 1 +aP.V 
-- = 

1 F h ov, 

1 F 
p h 

= 
V a2 +a~ 

V 
v' 

e = a2 = a~ pv' 0'2 h - 1 ) = PV ( 1- a~ h = 
'(i2 V 1 +a~v a2 v'+ a~ V 

h 
e'= a{ = - pv - 1 ) 

F = = 
1 + V 1 -d' 
Sv 

e o = { V 1 -d' 

1 flM 
:: 

V J o 

J 

1 
=F /'P h 

V a 
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Flexión de trabes isostáticas 

Ejemplo numérico 

6T 6T 

. : 
4.00 1 4.00 ' 4.00 

1 .e 1 

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 
de 

120 

~permisible del concreto es -

kg/cm 2 

La resistencia permisible a tensión O 

Los valores que se deben calcular son los siguien-

a) Para el concreto 

Peralte { incógnitas 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. 

i.. 
V 

Se supone 
i.. i.. M =--=S= 

la sección sub~crítica por lo que: 

24 
1200 = 0.02 m3. v v' 

Se deduce el peralte de la trabe de la rela-
e i ón: 

i.. bh2 --- lo que da h = .346m. 



2 
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presfuerzo Cálculo del 
M -

S 

Ph 
= _____ 2_4 ____ o IJ ea. F 

1 
= 

1/3 X • 346 

Se checa que efectivamente la sección es 
subcritica; calculando t2 

MM 

MM = momento de peso 
carga viva. 

z 

El fubmento -de ~arga viva es 

propio + momento de 

= 2 4 Tm. --

L • 

El momento de peso propio .346 x 1x2.5x12 2 

--- = 15Tm. 

Por lo que MM = 39 Tm. 

+v'-d'=.346 
6 

= 205 t:.. 

+.~46--.04::: 
2 

8 

• 1 9 m. por lo que 

La sección es sub-crítica pero ya al lí­
mite. 

3 Cálculo de exc entricidad 

_r_ 
Sv 

.346 
o sea --

6 

39 

207 
= - • 1 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. 

Cálculo de los esfuerzos 

1) 

2) 

oó = 

o' o = 

Peso propio 

Presfuerzo 

:: 

o'= -75 kg/em~ p 

F ~ 207 207 X • 1 3 
--15 = ---

S i./v 3.46 • 2 

_L + ~ = 2..J)_J_ + 2QZ X . 1_3_= 195 
S i./v' 3.46 • 2 

kg /em~ 

kg/em. 
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75 

+ = 

195 -75 

Presfuerzo Peso Propio 
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Bajo carga permanente los esfuerzos son enM 
tonces ( en la fibra superior ) 

C1¡ = 75 - 75 = o 
crl :: -75 + 195 = 120 kg 1 c.m 2 

o r vatoiLe..o p e./l.m.i..o .i. b te .o ) • 

Carga Viva 

2~ 
= 1 7 n k. q 1 c. m~ as = • 2 

cr' -.2 4 
=120kg/c.m~ = S • 2 

Los esfuerzos bajo carga viva son entonces: 

C12 = O + 120 = 120 kg/c.m~ 

cr! = 120 120 =O (e.onueiLzo.o pe~m.i..o.i.bte.o ). 

El diagrama de los esfuerzos se dá a conti­
nuación. 

o 

+ = 

120 -120 o 

Carga Per- Carga Viva Carga Permanente + Carga 
manente viva. 



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. 

- 131 
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10-1-11 

10 - 1 DIFERENTES TIPOS DE SECCIONES USUALES 

Criterios de formas de secciones transversales 

Resistencia a flexión y cortante 

La resistencia a flexión ( __ I_ 
Vs 

T ) debe ser lo más grande con 
y vi 

la cantidad mínima (área) y peralte min imun (h) • Es decir que 

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

por eso, concentrar el concreto en 2 patines opuescos. 

El valor maximum de f =__:!;;,.___~ 
S Vs Vi 

( = 1) es obtenido concen-

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 mejor rendimiento "f 11 entonces la 

más grande resistencia a flexión, se debe reducir al 

maximum el ancho de las almas. 



1 

1 

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 ]as cuales se debe dismi­

nuir al máximo el peso propio. 

e) Las almas son, en la práctica, llenas con espesor mínima 

"a" fijada por: 

condiciones dé resistencia al cortante 

y condiciones prácticas de colado 

2 

10-l-112 Espe3or mínima (ver §22.23 Disposición de cables en almas) 

de las almas 
( fig. 8 bis) 

10-l-llJ Orden de magnitud del rendimiento de secciones 

-------

1 Rectangular T I CajÓn Fino 

T Se e e i o'n 

- T l4í . /7111 ~;m 

V ~ 
rl///1/ 1

/ 

1 

e i 1 3 
,.._, 

0,4 ~ Ow5a 0,55 
,.._, 

0,6 - ·-
- 1 

**** 

l 
1 
1 

1 

1 
1 
i 
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10-1-12 Resistencia a la tors2or. 

10-1-121 Características a torsión de secciones 

a) Secciones rectangulares b x h con h > b 

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

Esfuerzo de corte maximum, debido a un cople Mt' en el 

medio del mas grande lado h O=Mt 
r· 

1 

1 h. 
/b LO L2 L5 2.0 2.5 3.0 4.0 5.0 tO.O 00 

A 

')...' 

0,141 0,166 O,i96 0,229 0,249 0,263 

0,208 0,219 0,231 0,246 Op258 0,267 

b) Secciones abiertas~ compuestas 

J = E h. X (b.) 
i 

:;.. l. 

3 

e) Losa J = h (b¿3 
3 

3 
con hi 

0,281 0,29i 0,312 

0,282 0,291 0,3i2 

de rectángulos finos 

>> bi 

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

fibra media, de longity.<!_ L. ___ cierra la sección S 

J = 4 

J dL 
e 

S 

r - ,-- .-. -

\ 
' 

'---- ·----------
e) Módulo de elasticidad transversal : G = E 

20+f) 

0,333 

0,333 

e 

coeficiente de Poisson comprendido entre 0,15~y 0,25 

**** 
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10-1-122 Consecuencias 

1' 

a) Para obtene~ una buena resistencid a torsi6n 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 Es fuerzo de Corte 

el_ f- b ... ¡ . 
Mt 

T~E"b 10 3 

~I 
J~-be 't8 =0,6 be2 3 

~E·b CajÓn con Paredes 
Finas 

~b~ 

Como por ejemplo e = b 
10 

J'= e b3 

J'= 30 J e;' = G' 
6 

, Mt 
~=O,S eb2 

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

menor 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 torsióñ. 

***** 

-¡ 



10-1-2 

10-1-21 

10-l-22 

D 
Loso Lleno 

- 5 

Secciones rectangulares 

Losas llenas 

La sección rectangular es la más económica respecto a la cimbra 

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. -

JLa losa llena, robusta y fácil d~ ejecución conviene muy bien para 

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

h ::: t 
30 

Losas aligéradas 

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

como la carga de servi~io). 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 

~ loo( 'longr' 
Loso con Sonovoide CajÓn Vigas- Cojones 

TI l:r1r ¿}) ~ 
Te Sencilla Losas Nervadurodos I 

u o o 
1 1 
1 1 
1 1 

1 
Vigas Loterc!~s 

**** 



10--1-2 3 

10-1-3 

10-l-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. 

Teorícamente esa solución parece perfecta. Pero esas alveolas son muy 

costosas: 

- en cimbra interior perdida, que debe ser: 

suficientemente rígida para no deformarse 

sólidamente fijada para no 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 11 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 amplías para facilitar la vibración. 

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

como claros grandes con peralte pequeño (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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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 < 1 
25 

secciones sometidas a momentos negativos importantes: 

Ejemplos: 

zonas de apoyos intermedios de tramos continuos 

( o cantilev~r ) 

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<10!f· ~ 10<b<15m4 1- i5m<b-

LQF jooF 
i Cajo'n 

Determinación de la sección 

losa superior - por flexi5n 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. 

***** 

..._! 
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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; 
1 

se debe prever duetos para los vibradores. 

Ejemplos de puentes colados en lugar sobre obra falsa 

En esLe caso, el precio de ¡a cimbra es caro. Se debe adopta~ 

formas sencillas ( lo que facilica 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 - cajón. 

Ejemplos de puentes con trabes préfabricas 

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 

partes de vigas (más 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 aer 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 ~ 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 t (peligro de pendeo a la coloca-
50 

ción). 

Area ¿el patín inferior - debe ser suficientemente grande 

para 

contener todos los cables 

tener esfuerzos de compresión admisibles durante la 

construcción 
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2 2. =) 

2. CON ACIOI'JES REFERENTES AL TRAZO 
DE LOS CABLES, 

GENERALIDADES 
a) Para diser{ar una trabe se empie 
za por determinar las secciones más-

1 solicitadas en flexión. 

Se concentran los cables en las 
partes somefidas a tensiones bajo el 
efecto de las cargas exteriores o sea 
para una trabe con tí nua: arriba sobre 

:los apoyos intermedios; abajo en el ~ 
:entro del claro,-

Fuera de estas secciones se debe de­
tennir.ar un trazo de cables que siga 
las condiciones de cargas exteriores. 

CORTOS NUMERO VARIABL-E 
El producto Fea , debiendo ser pro-­
porcional a las solicitaciones, se pue 

fl a. 1 

r -
1 den pasar los cables en secciones 
! particulares, sacándolos en las partes 
superiores o inferiores de las vigas. 

_______ 1 

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 sec't::ión transversal en 
las zonas. 

más solicitadas en flexión o 

de extremo donde se anclan los cables. 

Posteriormente, se estudiará el trazo entre las secciones ya menciona­
das tomando en cuenta las solicitaciones exteriores y el método cons­
tructivo. 

22 2. -} Disposiciones de los cables en sección transversal. 

Se dispondrán los cables de tal manera que 
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a) E! concreto puede bajar correctamente' has~<- ,~1 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 condiciones son 

El diámetro del dueto. 
El tamaño máximo de los agregados. 
El diámetro del vibrador. 

22 21. -) Paquete de cables : 

(j}) 

@) ® 

De manera general es aconsejable el seguir las siguientes reglas: 

A/0 

11 88 
12íT 

8 
1271~ 

a) Cuando se trata 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~s1 es 
preferible agruparlos en paquetes 
para no tener una sección de con 
creto en forma de 11gruyere ". De­
esa manera se concentran los ca­
bles aumenlando 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 -
coÍado correcto debajo de ellos. 

Los paquetes que se pueden admitir agrupan en general 2 ó 4 cables.~ 
Se deberá también 1 imitcJr la fuerza total desarrollada por los cables -
de un mismo paquete, . aproximadamente a 330 toneladas . 
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Además se deberá : 

Cuidar el buen colocado de las zonas donde se separan los ca­
bles progresivamente. 

Emplear- duetos cuya rigid~z sea suficie-nte para no tener apl~ 
tamiento en trayectoria curva en caso de 2 duetos. 

22 22.-) Recubrimiento mínimo de los cables 

_1 

a.-) El concreto debe bajar correctamente entre un dueto, el pañc 
del molde, u otro dueto. 

Este espacio debe ser suficientemente grana~:: para dejar paso a 
los mayores agregados y también para no tener un efecto de -
" arco 11 

b. -) El recubrimiento del concreto debe ser suficiente para prote-­
ger el cable contra la corrcsién. · 

c.-) Final mente, se puede optar por los recubrimientos siguientes 

_ Se cambiará f5 por 4 cmo si % < 4 cm. 
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i 3P • 

j 'Entre un pa!"lo >' un duc to ~ 

- Entre un paño vertical y uno columna de cables 1 • 5 

.... Entre dos duetos : 
1 línea :2 líneas 

en el sentido vertical J5 1.5% 

_____ ¡ 
en el sentido horizontal % L5P 

Cuando se vibra el concreto por medio de vibradores internos 
se deben prever chimeneas de vibración cuyo número y diáme 
tro depande del diámetro 11 0 11 del vibrador. 

Como indicación se puede admitir 

Diámetro de la chimenea 1. 5 a 2 O 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 q'!e suben en las almas : 

Para focil itor el colado de la 
trabe y evitar de reducir dema­
siado el ancho del alma que re­
siste al corfonte, se debe 1 imitar 
el número de cables que suben -
simultáneamente ( suben normal­
mente uno por uno !=Uando ei 
alma de la trabe es fina ). 

flg. 8 bis 
1 ~los de disposiciones en ca­

so de secciones sobre-críticas : 

1 2 3 

w u ~~ ' 
7 

11.1+1 7+4~ 14 + 11 t1 

117 R7 111 -· 

4 
11 < 7 ?( fJ ( 11 

1~ -s 1~ 10 ~1 
?+ fJ si 14+Bfl ,., pay 

1'1' Sil 

11 < , 

~~ D 0 "11 

a ¡:1 ....-u 1 

¡IIIOIJ 
B? 

a.-) Se deben poner los cables -
en excentricidad sin imponer des 
viaciones en planto demasiado ::: 

r fuertes. Ademá:i no deben formar 
1 en planta uno barrero que impi­
l da e! poso ·del concreto 'l de 
1 les vibradores. 
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b. -) Ejemplo del patín inferior de una trabe prefabricada de 
puente : 

En el centro de claro, general mente los cables están en 
3 paquetes. 

E: paquete central tiene más cables porque ésta posición 
central permite subir los cables direc;tamente en el alma 
sin desviaciones •. 

Por ende se subirán primero estos cables centrales y 
posteriormente los cables de los paquetes laterales. 

Eso permite evitar la tapa que se forma en la dispo~ición 
b • 

c.-) . Ejemplo de una seccaon sobre un apoyo intermedio de una 
trabe contínua colada en sitio : 

Se debe bajar los cables en el eje del alma. 

Sé les agrupa en 3 paquetes uno en el centro y 2 latera 
les. Bajan primero los cables del paquete central y = 
alternativamente los de los paquetes laterales, aseg,Jran­
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, el 

ccbl e debe tener un trazo : 

lo más regular posible. --\ 
de radio de curva suficiente. 

El ángulo de salida 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 podria 
ser demasiado grande y dificultar : 

los ascensos sucesivos de cables { falta de espacio ). 

el paso de cables transversales, o del refuerzo transversal. 

el colado bajo las cajas de sal ida. · 

Los valores usuales de los ángulos de sal ida son variables entre 20°y 30°. 
~.J-.-. 

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

2 4 • -) DIVERSOS TIPos- DE TRAZOS. DE CABLES 

24. 1. -) Cables continuos anclados en el extremo de una trabe. 

flo.l2 

' 
\ 

a.-) El 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. 

-¡ 
i 
1 

i 
1 
l 
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e.-) Cuando se tensen 1 os cables en diferentes fases se deberan 
tensar en primera fase 

"' ,.. '" la mayor parte de los cables largos ( para comprimir la -
viga en toda su longitud ). , 

Algunas veces la totclidad de esos cables cuando el extre 
mo quede posteriormente inaccesible. 

Es ~~ caso usual de los puentes de trabes precoladas. t:,a 
vez colocadas en su 1 ugar no se pueden tensar dichos :ab ·e< . 

Se tensan entonces los cables de 2a. fase· por la ?Orte su­
perior de !as trabes. 

'' 

24 2. -) · Cables saliendo en claro de la trabe y subiendo por el alma. 

, __ ,..r _______ ---

< 1 

' 1 \ :"1S/i 
1 0 \ / 

--, 

o ig.l6 
-- .. 

- .. r' 

a.-) Este ascenso : 

Mejora ia resistencia a flexión { reducción de! mo-

mento F ) y el corte ( componente F ) • 
Facilitae~a colocación del cable. 

b. ~) E~ una zona donde los momentos de flexión cambian de 

c.-) 

signo no se debe dejar la sección sin presfuerzo. las 
zonas de sal idas de cables deben traslaparse. 

las condiciones de construcción son también determ!nantes 
en el trazo de los cables. 

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 los extremos inferiores de !os crJ ~ 
b les f esqvema E y ::_ ). 

* * 
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Directorio de Alumnos del Curso: ESTRUCTURAS DE CONCRETO PRES-
FOHZADO del 6 de Marzo al 3 de Abril de 1978. 

l. SR. CARLOS H. ALVAREZ GUILLEN 
Cía. Mex. de Consultores en Ing., S.A. 
Insurgenres Sur 1824-4 ° 
México 20, D.F. 
Tel. 534.50. 82 

Bertha lll-4 
México 13, D. F . 
Tel. 524.98.94 

2. SR. JOSE FRANCISCO BELTRAN MONDA CA 
P1·ecolados Hércules, S.A. Edif. ]. Ma. Morelos y Pavón Entrada B 
Carr. a Costa Rica Km. L5 Depto.604 
Culiacá!'!, Sin. Unidad TlalteJolco 
Tel. 2.44.60 México3, D.F. 

3. SR. ANTONIO BERNAL CARRILLO 
Pt.e. 85 No. 33 
México 18, D.F. 

4. SR. EDUARDO BRAVO GONZALEZ 

5. 

6. 

C ra. de Luz y Fuerza del Cenrro S.A. 
Tláloc 90-4 o 

Col. Anáhuac México 17, D.F. 
TeJ. 546.46.12 

SR. HECTOR CORTES BASTIDAS 
Facultad de Ingenjería, UNAM 
Mexico 20, D.F. 
Tel. 548.96.64 

SR. SERGIO FERNANDEZ ARMENDARIZ 
Constructora Metro, S.A. 
Minería 145 
México 18, D.F. 
Tel. 516.04.60 

7. ING. MARCOS GODINEZ HANA 
Sur 132 # ll8-502 
Col. América, MéYico j 8, DF. 

8. ING. JOSE ULISES GONZALEZ BOLlO 
Ing. Ulises González Torre 
Gerente 
39-510 H (Int.) 
Mérida, Yuc. 
Tel. 15.665 

9. SR. ]O A QUIN GUTIERR EZ GUERRA 
Facultad de Ingeniería 
U.N.A.M. 
Tel. 584.96.64 

Tel. 583.92.45 

Sur 69 A No. 3131 
Col. Viaducto México 13, D.F. 
Tel. 519.46.52 " 

Bartola che 17 40 A -101 
México 12, D. F. 
Tel. 524.20.56 

Prosperidad 12-404 
Col. Escandón México 18, D.F. 
Tel. 516.76.76 

Calle 19 # 201 
Col. García Ginéres 
Mérida, Yuc. 
Tel. 14. SJ2 

Rancho el Ve~gel 90 
Prado Coapa, :l\,íc.~xlco 22, D.F. 
Tel. 53~. 50.72 
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10. JUAN TITO GUTIERREZ RIVERO 
PIR, S. A Imperm~abilizantes 
Parral 48-205 
México Jl, D.F. 

11. SR. HUGO ABARCA HERRERA 
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Bufete Industrial, Diseños y Proyectos, 
León Tolstoi 22 
Col. Anzun~s 
México, D.F. 
Tel. 5.33.15. 00 

12. SR. M.t\URICIO HERN.\NDEZ GARCIA 
DLrac, S.A. de C. V, 
Gerente de Estructuras 
Ma. deJa Luz Bringas 28 
Col. del Valle 
México 12, D.F. 
Tel. 534.26 .. 50 

13. SR. ENRIQUE HUERTA VELAZQUEZ 
Junta de Planeación y Urbanización del 
Estado de México 
Libramiento Sur s¡n. 
Morelia, Mjch. 
Tel. 2 . 65. OS 

14. SR. EMILIO LARRAZABAL BOLAÑOS 
Cía. Mex. de Consultores en Ing., S.A. 
Jnsurgentes Sur. 1824-4 o 

México 20, D.F. 
Tel. 524.66.54 

15. SR. ROBERTO LUNA LUNA 
Cía. Mex. de Consultores en Ing., S.A. 
lnsurgentes S:Jr 1824-4 n 

Mfxico 20, D.F. 
Tel. 534 .lO. 36 

16. SR. ALEJANDRO MACIAS MARTINEZ 
Secretaría de Agricultura y Recursos 
llidráulicos 
Reforma 45-10° 
\1éxico l, D.F. 
Tel. 592. OO. 34 

Henry Ford 4010 · · .:;· 
Col. Gertrudj_s Sánche:z. 
México 14, D.F. 
Tel. 551.03. OS 

S.A. 
Av. Pino Suárez Su.r 503 Bis . .LJepto. 6 
Toluca, México 
Tel. 4 . 29 • 7 O 

Ejido 140 
Vergel Coyoacán 
México 22, D.F. 
Tel. 677. 31.64 

Virrey de J\1endoza 271 
Morelia, Mi eh. 

Manuel Glz. 436-2-808 
Col. Tlaltelolco 
México 3, D.F. 

Norte 54 A No. 5135 
Col. Jcyita 
Méxi.cc lt!, D. F, 
1,., 1 ~ ~'/ 9 (' ') e • ;)u • 4. u,) 

Playa Ola Verde 294 
Col. Reforma IztaccihuatJ 
México 13, D.F. 
Tel. 579.17.08 
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17. SR. ]OSE MARIA MENDEZ SANTDS 
S.A.H.O.P. 
Xola y Av. Universidad 
Méxicol2, D.F. 
Tel. 519,65.93 

18. SR. HOMERO MORONES OCHOA 
Cantera de Dolores 2 
Sta . Cruz del Monte 
Naucaloan, Edo. de México 
Te J. 572.61.37 

19. SR. CARMELO OCOTOXTLE lvfEDINA 

Convento Churubusco 45 
Sta. Mónica 
Tlalnepantla: Edo. de México. 

Cía. Mex. de Consultores en Ingeniería S.A. 
Insurgentes Sur 1824 -4 o 3 N te. 1604 Altos 6 
Méxi.:o 20, D.F. Puebla, Pue. 
Tel. 524. 6ó. 54 Tel. 46. 60. Ot 

20. SR. ROBERTO ORTEGA MENUD ZA 
Ese. de Ing. de U.A.G. 
Av. Primer Congreso Anáhuac 

21. SR. ROBERTO A. RIVERA RIOS 
S.A. H. O.P. 
X ola y Av. Universidad 
México 12, D.F. 
T'el. 519. 27. 70 

22. SR, CARLOS VALDESPINO PONCE 
t::;'a.cultad de Ingeniería 
U.A.E.M~ 
ToJ u ca, México 
Tel. S. 45 .12 

23. SR. FRANCISCO VERA 

Aniceto Ortega 1044 -6 
1v1éxico 12, D. F. 
Tel. 559.24. 68 

Roble 29 
Col. Casa Blanca 
Toluca, México 
Tel. 6.17. 24 

Dirección Técnica Bienes y Servicios, S.A. 

24. SR. JAN VAN ROSIVLA LEN JANSEN 
Insrituto Mexicano deJ Segw·o Social 
Durango 291 
México 11, D. F. 
Tel. 553.21.11 Ext .120 
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Matehuala I -1 
Edificio Condesa 
México ll, D. F. 
Tel. 553.41.97 




