
• . 
Jueves 

lunes 23 scpt. 

Jueve~ 26 sept. 
LL:nes 3C Sl?pt • 
Jue·¡es 

., 
oct. V 

lunes 7 oct. 
Jueves iO oct. 
Lunes 14 oct. 
. Ju~ves 17 oct • 
L•Jncs 21 oct. 

2 1/2 horas 

ESTRUCTU:{/\S DE CONCt\ETO PRESí-ORZADO 

TEMARIO 

!NTRODUCCION 

Principios Generales del presfuerzo 
Propkdades de los M::::terialcs: concreto y acero 
Modalidades del pre~f uerzo: prctensado y pos tensado 
Breve descripción de las pérdidas de presfuerzo 
Criterios de diseño 
Reglamentos 

2 1/2 horas PERDIDAS DE PRESFUERZO 

20 horas 
2 1/2 horas 
2 1/2 horas 
2 1/2 ·horas 
2 1/2 horas 
2 1/2 horas 
2 1/2 horas 
2 1/2 horm 
2 1/2 horos 

FlEXION 

Fricción 
Acortamiento elástico 
Contracción 
Flujo plástico 
Rcla¡ación del acero 
Ancla"¡ e 
Ejemp os 

Comportamiento de trabes presforzadas 
Resistencia 
Análisis elástico y e:.fuerzos permisibles 
Momento de agrietami·mto 
Trazo de cables 
Optimización de secciones 
SecciC>ncs compuestas 
T robes continuas 
Ejemplos 

lng. Francisco Robles F. 

lng. Jean Claude Perche ron 

lng. José Luis Cambo 
lng. José Lds Camba 
!ng. Jod Pon soda 
lng. Jod Pcr., seda 
lng. Jod Pon soda . 
lng. Jeon Claude Percheron 
lng. José Luis Camba 
lng. José Luis Cam~ 



5 horas FUERZA CORTANTE Y DiSENO DE EXTREMOS 
Jueves 24 oct. 2 1/2 horas Comportamicnlo de trabes pre's'forzadas lng. José /·Ita. Rioboo 

2 1/2 horas 
Diseño de trabes por cortante 

LU1es 28 oct. Secciones compuestas lng. José Ma. Rioboo 
Diseño de extremos de trabes presforzadas 

5. horas EJEMPLOS INTEGRADOS DE DISENO 
Jueves 31 oct. 2 1/2 horas losas lng. José Luis Camb-:1 

Trabes isostáticas lng. Francisco Robles 
Lunes 4 nov. 2 1/2 horas· Trabes continuas lng. Joel Pon soda 

lng • José LIJis Car.·,ba 

.. -. 
_¡ 



CURSO CONCRhTO PRE~FOR~ADO 
___ ..;.:SEP 197::::....:-4..;__ ____ ..;..... 

CUE~TIONARIO DIAGNOSTICO 

l.- ¿Cuál es su __ ocupaciAn actual? 

2.- ¿Tiene Vd. experiencia en el dimensionamiento de estructuras 

de concreto reforzado? 

3. Indicar con una cru~ las operaciones·que no sería capaz de rea

lizar: 

a) Calcular los esfuer;os máximos en elementos de mate

rial elástico sujetos a 

al ) carga axial 

a2) momento 

a3) momento y,carga axial 

b) Calcular los esfuerzos cort~tes maximos en una viga. 

e) Calcular los esfue~os principales en un punto de una 

viga. 

d) Calcular la flecha de una viga. 

e) Determinar la resistencia a flexión de una sección 

de concreto reforzado. 

f) Determinar la resistencia a cortante de una sección 

de concreto reforzado. 

g) Determinar los límites del núéleo central de una 

sección simétrica. 

h) Calcular el mocento de inercia de una sección simé

trica. 

i) Calcular el módulo de sección de un material elástico. 

j) Obtener diag~amas de momento y fuerza cortante de 

vigas is6státicas. 



k) Obtener diagramas de momentos y fuerzas cortantes 

de vigas continuas. 
¡ 

4) Si es proyectista de estructuras de concreto,¿qué criterio 

de diseño utiliza: esfuerzos de trabajo o resistencia? 

5) ~ Tiene Vd. alguna experiencia en el dimension~iento de 

estructuras de concreto presforzado? 
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PERDIDAS DE PRESFUERZO 

1.- GENERALIDADES 

La tensión de un cable y por ende la fuerza de presfuerzo que introduce 

varia: 

-A lo lc;~rgo del cable: En la operación de tensado el esfuerzo al cual 

está sometido el cable disminuye a partir del anclaje, debido a la frie-

ción que existe entre el dueto y el alambre. 

Co"' 
el tiempo; el cable va ligado de manera fija al conaeto por el in-

tennedio, de los anclajes de extremidad y por la inyección que se hace al 

interior del dueto a todo lo largo de dicho cable. 

El cable está entonces sometido a las mismas variaciones de longitud que 

· co~ 

el concreto situado a su nivel, su esfuerzo disminuye·· el tiempo, a me-

d"da 1 1 f "d d c.-.t • ~ 1 que e concreto se acorta por os e ectos ya conoc1 os e, TaCCion 

y de flujo. 

2.- LIMITACION MAXIMA INICIAL DE LOS CABLES. 

~tensión inicial de los cables está limitada por los diferentes reglamentos 

que puedan existir en cada país, que crearán dichos reglamentos. 

En lo que se refiere a los reglamentos franceses, por ejemplo, este valor es 

alto (se tensa a un valor igual a Tg poco diferente de 0.8 Rg). Se consi-

dera en efecto que la operación de tensado de los cables constituye una -

prueba automática y fiel de la calidad del acero: aunque los cables se ten-

c. o~ 
san · valores muy altos, en el tiempo, el esfuerzo bajará debido a las pér-

didas de las cuales ya se ha hablado; éstas pérdidas pueden disminuir la - -

fuerza a largo plazo de un 15 a un 300k del valor inicial. La limitación ya 

mencionada tiene entonces dos razones: 

* 1 * 
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1° Evitar rupturas frecuentes del alambre en la obra 

2° Permitir medidas precisas del alargamiento del alambre durante el 

tensado, lo que implica el no sobre pasar demasiado el limite elás-

tico de dicho alambre. 

3.- PERDIDAS DE PRESFUERZO Al TENSAR. 

Las pérdidas de presfuerzo al tensar son las siguientes: 

1 .- Pérdidas por fricci6n del cable en su dueto (como ya se dijo ante--

riormente). 

2.- Pérdidas debido a la operación de anclaje (únicamente en algunos 

/ sistemas). 

3.- Pérdidas debidas a la no simultane-idad del tensado de los diferen-

tes cables. 

31.- PERDIDAS POR FRICCION DEL CABLE EN SU DUCTO. 

31.1 PERDIDAS POR CURVATURAS DEL TRAZO DEL CABLE 

oC 
Consideramos un trozo curvo de radio R y de abertura angular.41 tensar el 

cable se aplica contra las generatrices interiores del dueto • 
, 

lJamamos F = ~ G" a. ~ ro fuerza de tensión del cable a la entrada del 

~____,_'"---=.__-? 

el esfuerzo en el cable. 

A la salida del trozo la fuerza es A ( G" ~ - el G"",:) . E 1 concreto que 

ejerce sobre dicho cable un empuje radial centrífugo uniformemente repar

tido a lo largo de dicho cable de densidad "'que permite el equilibrio es-

tático del trozo considerado. 

Si llamamos f el coeficiente de fri-cción del cable en su dueto podemos es-

cribir : o 

* 1 * 
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312. PERDIDAS EN LINEA. 

Un dueto teoricamente recto no lo es nunca en realidad en la obra; el tra-

zo presenta irregularidades debidas a la flexión del cable entre sus puntos 

de fijación bajo su propio peso y el peso del concreto, a los errores de colo-

cación y también a los movimientos accidentales en el momento del colado 

y de la vibración del concreto. La experiencia muestra que estas pérdidas 

son en general uniformemente repartidas con un coeficiente tf de fricción 

por unidad de longitud. 

En una longitud infinitamente pequena dx la pérdida relativa de tensado 

por dicho concepto se puede ·escribir de una manera parecida a la pérdida 

e:! G'~ ( n por curvatura : = T .dJ:.:. 
(J~ 

· 313. PERDIDAS TOTALES POR FRICCION 

Llamamos (u~ )
0 

el esfuerzo en el cable en su extremidad activa (an-

claj e del lado tensado ) y ( G' ~) ~ 

cualquiera a lo largo del cable. 

el esfuerzo en una sección 1 - -

La suma aritmética de las desviaciones angulares a lo largo del cable entre 

O y 1 vale X. La longitud del cable entre las 2 secciones es igual a X. 

El valor de (<r~)~ que se busca es la solución de la ecuación diferen-

d..<r~ = ( el~ + lp <Me) 
(1~~----~-========-~~~~~-, 

(G~" ~(~~)o e-

cial: 

o sea 

los valores de f y de \.{' son función del estado superficial de los alambres, 

del dueto y también del cuidado que se haya podido dar a la colocación de 

los cables. Estos valores se pueden bajar lubricando los alambres con un -

aceite soluble que se deberá quitar lavando el cable con agua antes de la 

inyección del dueto. Según los procedimientos de presfuerzo los valores de 

*'* 
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(/) -\ -1 
f pueden variar de .15 a .30 y los valores ¡ ~ 1,4.10 Q~,l.tO par me-

tro. 

32.- PERDIDAS EN EL MOMENTO DEL ANCLAJE DEL CJ\&LE 

En todos los procedimientos de presfuerzo en el momento de.anclar, el ca-

ble entra ligeramente en el amcreto. Esta entrada produce una disminu--

ción del esfuerzo del cable en la cercanía del anclaje; puede ser debido a 

la deJormación del anclaje bajo la fuerza que se aplica o también a la anu-

loción del juego necesario para introducir las calzas del anclaje. En este 

caso la entrada del cable es del orden de 1 mm. y se puede despreciar. 

En el procedin:'iento Freyssinet el valor de la entrada de cono macho es mu-

cho mas importante por el hecho de ser un sistema a fricción autaanclable; 

el movimiento de ent~;"ada del cable en el interior del dueto se ve detenido 

por la fricción del cable en su dueto; el fenómeno actúa en este caso en sen-

ti do inverso del ya mencionado al tensar. La influencia de la entrada. del co-

no macho varia entonces de un valor máximo a nivel del anclaje hasta un pun-

to K donde se anula esta diferencia. En este punto K la tensión del esfuerzo 

es incambiado. Si se adopta para comidad de la exposición, -

un diafragma lineal justificado cuando l oC + lf' tlC. es pequefto los diagra

mas de esfuerzo antes y despúes del acui'iamiento son lineales y simétricos con 

respecto a uno linea de ordenada 
~. 

~t 
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El valor Al es conocido estadísticamente según el tipo de anclajes. Se 

puede calcular entonces la distancia K y determinar el diagrama después -

-del acuf'iamiento' 

33.- PERDIDAS DEBIDAS A LA NO SIMULTANEIDAD DEL TENSADO DE DIFE-

RENTES CABLES. 

Un cable ancl~o está sometido al acortamiento elástico del concreto pravo-

cado por el tensado ulterior de los cables. El cálculo de esta pérdida es muy 

difícil de hacer y su intensidad es pequef'ia. 

Para simplificar los cálculos se considera que esta pérdida es igual a un cuarto 

de la pérdida. baja por flujo. 

4.- PERDIDAS DE PRESFUERZOcoK El TIEMPO. 

los cables van ligados al concreto: 

-'En su extrernidcid por los anclajes y a todo lo largo por la inyección del duc-

to, que asegura además de la protección del alambre una dherencia del cable 

al concreto; por ende, el elemento de alambre sigue la misma deformación que 

el elemento de concreto situado al mismo nivel. Esta deformación unitaria la 

llamaremos 6L por.lo cual la variación de esfuerzo en el alambre es-
t. 

igual a AG"/,._ = ( 1L) E Q._ 

41. PERDIDAS POR~TRACCION DEL CONCRETO. 

En general se estima que la deformación unitaria al concreto debido a lac..trac-

ción es de 2.5 x 10-4 
1 

A<l'"o... = 
pérdida de esfuerzo que corresponde en el acero es 

2, 5 .e Ao_,_ JC 2o,ooo = 5 Les f....,~ 
42. PERDIDAS POR FLUJO DEL CONCRETO. 

Si llamamos <í la complpresión permanente del concreto al nfvel del cable en 

la sección considerada. El acortamiento relativo del concreto vale At_ .! :e:- Ef 

*/* 
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El acortamiento en el acero es el mismo que el del concreto por lo que la -

pérdida se escribe 

43.. PERDIDAS POR RElAJACION. 

Un alambre tenSddo entre dos puntos fijos ve su· esfuerzo· disminuir en el:-

tiempo. 

Este fenómeno se llama relajación; su importancia aumenta de manera consi-

derable en función de la temperatura y del esfuerzo inicial. 

Los cálculos. que se hacen en construcción civil se basan sobre una· p~dida

a partir de una tensión inicial= 0.8 Rg y después de•r(horas de haber· sido· 

tensado el acero y también bajo una temperatura de 20° cenfígrados; la ex-· 

periencia muestra que el fenómeno es muy rápido en el tiempo. 

La pérdida que s~ efectúa después de una hora es una parte, después 

de 100 ! rc:u·re y -1/2 después de 1000 hrs. Además dicha pérdida.se 
~ -

vuelve despreciable para valores del orden de .55 Rg. 

El reglamento francés impone el tomar en cuenta· como pérdida por relaj~ción 

de los cables a largo· plazo la mayor de los dos valores sigu;entes:: 

A-1 p¡t ( (j ~ --O,'i~) u{ " B (.:) ' <rí - o·.~$))cr-~ l o RG-- 1 \ lOO()• _·. 'R ~ ·' 

1 

COMENTARIOS ACERCA DE. lA CORROSION DELACERO BAJA TENSION' .. 

Además del fenómeno habitual de-corrosión del acero por o•x:idación·, el'ocero

de- los cables de presfuerzo que. está. tensado a valores muy altos~ésta' expuesto, 

sino se le protege bien con la inyección de mortero·de cemento.a otro fenóme--

no llamado la corrosión baja tensión
1
que. provoca una ruptura frágil y brutal' 

sin que. se pueda preveer. 

Esta corrosión parece ser debida a la destrucción- de la: materia intercristal ina 

del acero por ciertos agentes corrosivos • 

Lo esencial que debe retener el constructor es que un cable de presfuer:zo alta-
' ' 
! *1* 
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mente tensado y no protegido se rompe de una manera inevitable en poco tiem

po; al contrario no se conocen ejemplos de casos de rupturas de cables inyecta

dos. 
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ESTADO LIMITE ULTIMO DE RUPTURA DE TRABES PRESFORZADAS 

Se definará como estado último de ruptura de un elemento a flexión aquel 

en el cual se alcanza la capacidad máxima' del mismo, que se llamará resistencia. 

En trabes de concreto presforzado, cuando aparece el agrietamiento debido a 

las cargas, el comportamiento de las mismas es semejante al de trabes de concreto 

reforzado, formándose un par resistente siendo el acero la fuerza de tensión del 

mismo y el concreto, la fuerza de compresión. 

Para el cálculo de momento resistente de una sección presforzada, las hipót.=, 

sis de base son las siguientes: 

a) Conservación plana de las secciones es decir que la deformación en una 

sección es proporcional a la distancia del punto considerado al eje neu-

tro (fig • 1 ) • 

, 
é: Cl.o-rr•\.',•"' 

Figura -1. 

\' 
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b) Se conoce el. diagrama esfuerzo-deformación del concreto. 

El diagrama real de deformación del concreto se puede ver en la fig. 2a 

produciéndose la ruptura a una deformación unitaria cuyo valor supuesto es igual 

a C.c.~ = 0.003;según la teoría de Whitney que supone una distribución uni-

forme de esfuerzos de compresión en una zona igual a 0.85 (varía de acuerdo con 

el valor de f'c) de la distancia del eje neutro a la fibra más deformada en com

presión. En la fig. 2a se aprecian los valores de dichos diagramas en una sección 

de forma cualquiera. 

Diagrama real 

l 
l 

r-
t 
1 

ex::. 

" ("t>.~. "( A.c.I.) 

Diagrama simplificado 

'2.b 

/ c. cao 

"- o. as 
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é-c: 
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3 

f~ =o. 7-t'~ 
L. l. 
'( 1 

.f ·~ = o. ~ s (' -e..,) f ~ 
~o.7+'~ 

DIAGRAMAS ESFUERZO-DEFORN.ACION DEL CONCRETO 

Figura 2. 

NOTA.- El hecho de adoptar cualquiera de los dos diagramas (el reai o ,el sim

plificado), implica que se desprecia la resistencia del concreto a la ten 

sión. 

e) Es conocido el diagrama esfuerzo-deformación del acero. 

En este diagrama, si se designa por frs el esfuerzo de ruptura del acero de 

presfucrzo, se supondrá que en el momento de la ruptura de la trabe, el acero aJ. 

canzará dicho valor f rs, por lo cual será una ruptura de tipo dúctil, es decir, 

irá acompañada de grandes deformaciones, que es el caso de ruptura más frecuente. 
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e:. 

DIAGRAMAS ESFUERZO-DEFORMACION DEL ACERO DE PRESFUERZO 

Figuro 3. 

C.l acero de presfuerzo, dada su alta resistencia, no está definida lo carga 

que produce el esfuerzo de fluencia, por lo que lo ASTM, considera como cargo 

teórica de fluencia lo correspondiente a una deformación del 1%, valor que se 

utilizará en las presentes notas. 

Si por el contrario el presfuerzo es excesivo lo ruptura se producirá por -

aplastamiento del concreto y será una ruptura de tipo frágil, que debérá evitarse. 

Es difícil precisar un valor del porcentaje de armado de presfuerzo paro de

terminar si se trata de una falla dúctil es C:ecir por fluencia del acero {trabes sub-

reforzadas) o falla frágil {caso poco frecuente) debida al aplastamiento del con-

creto (trabes sobrerreforzodas); sin embargo, para tener una idea aproximada, un 

porcentaje de 1% ó más, producirá la falla por aplastamiento del concreto. En 
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general en trabes presforzodos el porcentaje de acero varía entre 0.3 y 0.8%. 

El comportamiento de un elemento depende de la relación entre su capaci

dad en tensión y su capacidad en compresión. Esta relación puede medirse por 

medio del parámetro q* = p * ;:~u , el cual suele llamarse índice de refuerzo. 

En la fórmula anterior, 

* 
p = porcentaje de acero de presfuerzo = 

fsu = esfuerzo de fluenc ia del acero 

Ap 
bd 

f'c = resistencia en compresión axial del concreto 

De acuerdo con lo anterior, se puede definir como elementos subreforzados 

y sabrerreforzados aquellos que tienen valores bajos y altos de q, respectivamente. 

Los secciones rectangulares de trabes presforzadQS que tengan los índices de 

resistencia que se indican a continuación, serán subreforzadas, es decir la falla 

ocurrirá con grandes deformaciones, siendo falla dúctil: 

Refuerzo presforzado 
únicamente 

Refuerzo presforzado 
y refuerzo normal 

en las cuales: 

= 

= 

q * = p * fsu 
f'c 

q * + q - q' 

Asfy 
q = ---:..-

bd f'c 
1 q' 

.:::. - 0.3 

0.3 

= A'sFy 
bd f'c 

si.;;:,·,do As y A's, las áreas de refuerzo no presforzado en tensión y compresión res 

pectivamente y d el peralte efectivo. 

De acuerdo con lo anterior, para revisar o dimensionar una trabe de c:onc:re 

to por resistencia se supondré que la falla es por fluenc:ia del acero y posterior-
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mente se comprobará mediante el diagrama de deformaciones si la suposición fue 

correcta; de no ser así será necesario hacer las modificaciones correspondientes ~ 

ro que la sección sea subreforzada. 

Es conveniente señalar que al trazar el diagrama de deformaciones unitarias 

en una sección y hacer las relaciones entre ellas, habrá que agregar a la deforma 

ción unitaria correspondi~nte del acero, la deformación unitaria del _ 

acero al tensar fsi, incluyendo las pérdidas. Ver figura 4. 

L 
1 ~. 
L , 

1 
1 

En la ruptura 

bajo presfuerzo 
solamente 

1 
E_ TOTAl.. : é:su: e.s +e~ 

DIAGRAMA DE DEFORtv\ACIONES UNITARIAS 

FIGURA 4. 

é o puede ser positiva o negativa 
pero su valor es muy pequeño y pue 
de despreciarse -

EJ valor de la deformación unitaria del acero al tensar, t .si, se toma aprox. €. ~ ~ 

0.005, que resulta de dividir el esfuerzo en el acero deduciendo pérdidas, fsu=lOOOO kg/cm2, 

por ~1 módulo de Elásticidad, E = 2, 000,000 kg/cm2. 
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é:c\1: 0.0()3 

('c.'' ,... 
T = 0-71-G 

~ l. 
'( 1¡ 

-------- _¡,_ + 

L 
1 

y~ ~- .--...... -· .. ·- . 
eje. n4Lvt,.o 

--+-r:_-
h 

Tu 
-.1'- ---> 

""'"' A.c.,.-o ci, 
, .. -.~.t...,~" "'~ 

b t 
f'~ = o. s s ( l -e..,) f ~ 

~0.'7 .r~ ('J).F.) 

.; J,JQT .:~iS :::0~:\E '..A DISTRIBUCION DE ESFUERZOS Y DEFORMACIONES 

FIGURA 5. 

Cékulo d~l momento resistente 

én ¡e; ii;; 5 se muestran las hipótesis supuestas paro deducir el momento re-

si:.. -nie -..el acero ele una sección rectangular. 

Tu = Ap.wf's 

Cu = . f"c•b 11 y 

tur suma de ruerza:. horizontales: 

CU =Tu 

••oo!'ooo••••• (l) 
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De esta ecuación se obtiene y, por lo cual 

el momento resistente será: 

Mrs = Tu.z = As f's (h-~ • • • • • • • (2) 

Fórmulas en las cuales: CFa5· s) 

E:. cu = deformación del concreto en la ruptura 

e su = deformación correspondiente a la carga de fluencia 
del acero 

y = profundidad del bloque de concreto plastificado 

-f•s = O. 9 de la tensión de ruptura del acero de presfuerzo 

z = brazo resistente del par en la ruptura 

Cuando se hace intervenir el refuerzo normal (no presforzado) en la zona 

de tensión se incluirá el término Asfy en el sagundo miembro de la ecuación (1). 

Las deducciones de las ecuaciones (1) y {2) se hicieron en base a una sec

ción rectangular pero puede extenderse a una sección en T si el valor de y cae 

bajo del patín.,o a cualquier otro tipo de sección 0/er fig. 6). 

l b 
1 

:ft "!,.------~- e" 
¡.s:-•••• 

----- -1>- .. -- .... 

Figura 6. 

t 

+ 
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Cu = f"cby + f'\:: ( b-b' ) t 

Tu = Apf's + Asfy 

del equilibrio de fuerzas C = T se obtiene el valor y, calculando en 

seguida el del momento resistente, mediante la expresión: Mr = Tz. 

El valor del momento resistente calculado según la forma descrita, deberá 

ser igual o mayor que el momento de cargas muertas y vivas afectado por los si

guientes factores de carga. 

Mr 1.4 Me. p. + 1.6 M c. vivas 

fórmula en la cual: 

Mr = momento resistente de la sección 

Me. p.= momento de cargas permanentes 

Me. v. = momento de cargas vivas 

Ejemplo 1.-

Dimensionar una trabe rectangular que sea capaz de resistir un momento 

flexionante de 45 tm., ya efectado por sus respectivos factores de carga. 

Las características de los materiales empleados son: 

f'c ~ 350 kg/cm2 

f's = 14,000 kg/cm2 

fy = 4,000 kg/cm2 



JO 

Se supondrá como primera tentativa las siguientes secciones: 

r 
1 

7:0 
1 

1 

1 

hp = 0.62 m T ~'------ A _,.' ... o 
,~-~~ ...... ..;... 

L 30 , 
hs = 0.65 m 

Suro""·,.,"'Jo \-.. ..flve~."'~i~ Jea.\ a,c.rQ 

Cu = 0.70 x 350 x 30xy 

= 7,350 y 

Tu = 4.6 x 14,000 + 5,74 x 4,000 

:87,100 Kg 

7,350y= 8 7100 

y = 11. íJ cm 

éc~o~::. 0.003 

lL.± ":11 l4.'2.t 
o.c¡ t 

o.oioc¡ 
E. -ra-rA.'-: ó.o&oq + o.oa~ ::. o. o 1 SC\ )> O ,o i 

Verificando al tipo de falla: s( fluye el acero y por lo tanto la suposición 

es correcta. 

Zp = 62 - 5.9 = 56. i cm. 

Z :; = 65 - 5. 9 = 59.1 cm. 

Mr = 63.4 X 0.56. + 22.9 X 0.59a 

= 3~ .5 + 13.5 = 49 tm. 

O. K. 
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Si el resultado hubiera sido menor c;ue 45 tm. o muy superior a éste, se 

tendría que hacerse una nueva tentativa, hasta lograr una aproximación semc;ante 

a la obtenida. 

Es conveniente tra'zar un diagrama comparando los valores del momento resis 

tentc de la trabe y los momento afectados por los factores de carga en varios se.:_ 

e iones de la trabe {por ejemplo a• l/8, L/ 4 y L/2) para garantizar que los prim.! 

ros son mayores que los segundos en toda la longitud de la misma. 

Ejemplo 2.- Cálcular el momento resistente de la secci6n mostrada en la figura. 

tSO l 
-~- -·--_____ .,., - A presfuerzo = 6 cables 12.ó 7 = 27.9 cm2 

2 varillas # 8 = 10 cm2 

f•sp = 13,000 kg/cm2 

f y = 4 000 kg/cm2 

f•c = 300 kg/ cm2 

flt = 210 kg/cm2 

j • :¡ X . Q X 21 0 + 40 X 21 0 X Y = 27. 9 X 13000 + 1 0 X 4000 

Y - - 20.4 cm 
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Verificando el ":tipo de fallo : 

éc\J¡= o.oo3 

+ ¡~o ... , 
, ..,_ 

1 

~ -- és.= o.a~"7S 

TOTAL= 0.0075 + 0.005 = 0.0125 ) 0.01 

El acero fluye y la suposición es correcta. 

El momento resistente de la sección será: 

Zp = 90 - 7. 2 = 82. 8 

Z r = 95 - 7. 2 = 87,8 

·Ar = 362.7 X 0.828 + 40 X 0.878 = 300.3 + 35.1 

= 335.8 tm 
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ANOTACIPNES Consideramos una trabe de 1 ínea media Ox 
que se supone recta (la trabe es isostática) 
el plano medio Oxy·p'resforzado y flexiona 
do en ·ese plan. -

v• 

I 

I/v 1/v' 

i =FF 

h 

y 

10 

G X 

======4 c•b lt. 

llamamos: 

El claro de la trabe .1. 
El área de 1 a 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 in-
fel'ior. -

• Momento de inercia con respecto a Gz. 

• módulos de inercia. 

= radio de giro. 

__!_ + I 
• rendimiento de la sección e=..J.!..=_!_=_.:S.:..v-~...:S::..:v:....'--

vv' Svv' h . 

a peral te de 1 a sección. 

En la sección estudiada, la trabe está sometida a los efectos de dos sol icitacio
nes principales. 

1-

Mp 
Ms 
M (p+s) 

Las cargas exteriores que introducen en la sección considerada, 
un momento M y una fuerza cortante T. El momento M varia
entre dos valores extremos ~ y MM tales como : 

será el momento de carga muerta. 
será el momento de carga viva. 
será el momento de carga muerta+ carga viva. 

En el caso ele la trabe independiente tendremos: -
Mp 
M(p+ s) 

Mm ( momento mínimo ) • 
MM ( momento máximo ) 

Se considerará positivo,todo momento que comprima la fibra superic;>r. 
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2- 'El presfuerzo ejercido por un conjunto de cables cuyo centro 
de gravedad se encuentra a una distancia e de la fibra me 
dia. La fuerza global es F y será considera3a como positivQ, 
ya que introduce una compresión en el concreto. 

e0 será considerada en valor algebráico positivamente hacia 
arriba. 
En el esquema de la página anterior, el valor de e

0 
es por -

ende negativo. Además v y v • se considerarán· en valor absol~ 
to. 
En todo lo que sigue supondremos, el cable horizontal en la -
sección estudiada, despreciando así su ángulo alfa con respec 
toa Gx, es decir asimilando coseno alfa a uno. -

SOLICITACIONES 

2 1 

2 1 1 

Acc iÓfl de un cable sobre una trabe. 

Consideramos una estructura sometida únicamente a la acción 
del presfuerzo. Las cargas exteriores y en particular el peso
propio y·las cargas vivas se suponen nulas. Se llama éste es
todo, el estado de " Presfuerzo Puro ". 

En su conjunto ésta estructura está sometida a un sistema de -
fuerzas idénticamente nulo. En efecto a una fuerza en el ca
ble ( tensión - F por ejemplo ) se opone directamente una fuer 
za en el concreto (compresión+ F por ejemplo) y ésto en_-: 
virtud de la ley de acción y reacción. 

Nota: De no ser así existiría una fuerza diferencial 6. F que
introduciría a la estructura de masa m uná aceleración 
~ ·=-!:l.F 

m 

El presfuerzo desarrolla por consecuencia en la estructura - -
únicamente fuerzas internas y por ende las reacciones de apo
yo de la estructura constituyen un sistema idénticamente nulo. 
Desarrolla también en dicha estructura, deformaciones que son: 
un acortamiento deb,ido a la compresión del concreto, una 
curvatura debido al efecto de excentricidad de la fuerza del -
presfuerzo. 

• 
Si la estructura es isostática se puede deformar con toda 1 i--
bertad. Las reacciones de apoyo introducidas por el presfuerzo 
puro, son todas nulas. 

Si la estructura es hiperestáti~a las deformaciones que la sol i 
citarfan si fuese isostática no satisfacen en la mayoría de los":' 
casos a las uniones sobre abundantes que la hacen hiperestáti
ca. Por consecuencia nacen en cada apoyo, reacciones que-

1 . •/ .. 
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llamaremos reacciones hiperestáticas de presfuerzo que no son nu
las de manera a satisfacer la compatibilidad de deformaciones a -
derecha y a izquierda de un mismo apoyo. 

Por lo dicho anteriormente, éstas reacciones forman en su conjunto 
un sistema idénticamente nulo 

Estudio de la sección. Vamos a estudiar de manera separada en una 
sección S cualquiera, el equilibrio del cable y del concreto. 
Cada uno de éstos elementos está sometido a fuerzas ejercidas por -
el elemento al contacto. Así mismo : 

El cable está en equilibrio bajo las reacciones ejercidas 
sobre é 1 par e 1 concreto. 

El concreto está en equilibrio bajo los efectos del cable y-
1 as reacciones de apoyo. 

Equilibrio del cable : , 
El concreto ejerce sobre el cabltr, una fuerza de tensión -F 

'" 

situado al nivel del anclaje y las fuerzas q = - F 
R 

debidas a la curvatura ( R = radio de curvatura del cable ). 

El cable es asimilable a un hilo perfecto, es decir que su -
rigidez de fricción es nula. No puede equilibrar ni momen 
to de flexion ni fuerza de compresión. El equilibrio estáti= 
co de dicho cable exige por consecuencia que esté sometida 
en cada sección .a una fuerza -F tangente a su trazo. 

En particular si cortamos la trabe en una sección S el equi-
1 ibrio del trozo de cable situado a izquierda impone que el 
punto de paso de la fuerza tensión que se ejerce sobre el ca 
ble coincida con el punto de paso del cable. -

Equilibrio del Concreto: 
El pedazo de trabe situada a izquierda de la sección S está 
en equ,ilibrio bajo: 

la acción del cable 
La reacción de apoyo 
Los efectos del cable en la sección S son directa
mente opuestos a los que acabamos de mensionar • 
La fuerzá F de compresión pasa por el cable. 
El sistema de reacción de apoyo 9{. introduce en 

•\ 

la sección S, un momento flexionante 9tx y el -
equilibrio del trozo a izquierda nó puede ser ase
gurado que a la condición que la fuerza· F de - -.. 

3 



compresión se desplace de un valor Ó que sa
tisfaga a la relación Fó + Rx = O 

CONCLUSIONES 

En el caso de una estructura hiperestática ( n :/= O ) el punto de pa-
so de la fuerza de compresión en el concreto en una sección cualquiera es diferente 
del punto de paso del cable. En el caso de una estructura isostática ~ = O 
este punto de paso coincide con el punto de paso del cable. 

22 
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Centro de Presión 

Consideramos un caso de carga cualquiera constituido por un mo-
mento e>.<terior M que puede variar entre dos valores extremos - -
Mm y MM. 

La sección está además sometida a una fuerza de presfuerzo F con
una excentricidad de e0 la solicitación global será entonces: 

Una fuerza normal de compresión F. 
Un momento flexionante en la sección Fe0 + M 

Esto equivale a la acción única de la fuerza de presfuerzo F excén 
tr ica de un valor -

e = Fe0 +M 
F 

El punto de paso "e 11 de la fuerza F se llama centro de presión.
Cuando la sección describe la trabe el centro de presión describe 
la 1 ínea de presión. 

Anotaremos que bajo la sola acción del presfuerzo es decir bajo 
presfuerzo puro el valor de "e 11 es igual a e0 punto de paso del 

, 'cable de presfuerzo en la sección. Esto es cierto cuando la trabe
es isostática conforme al párrafo anterior. 

Anotaremos en fin que bajo e~ efecto de un momento exterior M el 
centro de presión se desplaza de M (hacia arriba si M es positi 

-F- -

,voy hacia abajo si M es negativo). 

Vamos a ilustrar en el esquema siguiente las diferentes posiciones -
del centro de presión en los ca§OS de carga que soliciten una trabe 
independiente sometida a momentos positivose 

.. ¿.o 

1 
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PRESFUERZO PURO 
SIN CARGA VIVA 

PRESF. + PESO PROPIO 
CON CARGA VIVA 

PRESF. +PESO PROPIO +SOBRE 
CARGA. -

(.":) 

Bajo las dos solicitaciones extremas : 

Mm ( carga permanente ) ( Mp ) 
MM (carga permanente+ carga viva ) (M ( p + s ) 

Las posiciones del centro de presión son las siguientes 

Bajo momento mínimo 

Bajo momento máximo 

O sea 

'·•....-"'' 

El esquema de la página anterior nos permite ver de manera 
cualitativa las condiciones a las cuales deberá satisfacer el 
presfuerzo. Veremos en lo que sigue, que el centro de presión 
11e 11 debe permanecer en el interior de una cierta zona de la 
sección en todos los casos de carga. 

Los casos de carga 1 imites pueden hacer corresponder e 1 y e2 
con los 1 imites de ésta zona. En este caso, bajo el efecto del 
momento, 6 M ( que puede ser el momento de carga viva ), -
el centro de presión recorre la integral idad de ésta zona. V ere 
mos también que esto no es la única condición a la cual debe-:. 
satisfacer el presfuerzo. 

. .. / .. 
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23, Compensación de 1 a carga permanente. La sol ici tac ión resul
tante en la sección estudiada se descompone en una fuerza de 
compresión F y un momento Fe

0 
+M 

Se puede anular el efecto de un aumento de momento permanen 
!!_ óM desplazando únicamente el cable de un valor : 

e§ e~ tal como c:5e0 = - ó M 
F 

Las solicitaciones globales permanecen sin cambio. Tenemos
siempre una fuerza de compresión centrada y un momento -

(F ( e0 + Ó e0 ) + M + Ó M ) o sea F e0 + M 

En consecuencia las cantidades de materiales acero de presfuer 
zo y concreto no cambiarían ; sólo cambiaría la excentricidad 
del cable que será e0 + ó e0 o sea e0 - ÓM 

-F-

Tomando en cuenta ésto, porqué no admitir de dimensionar una 
sección (concreto y acero ) sin tomar en cuenta las cargas per
manentes. Imaginemos que el peso propio de la trabe séa nulo 
y por lo tanta dimensionamos la sección considerando únicamen 
te los momentos de carga viva. -

Encontramos una fuerza F y una excentricidad e0 a-La hipóte
sis hecha es obviamente falsa pues la trabe pesa; sea Mp el m~ 
mento de cargas permanentes. 
Se podrá conservar la misma sección de concreto y los mismos -
cables a condición de aumentar la excentricidad del cable de -

¡e0 =-~o la excentricidad definitiva será entonces 
F 

eo = eoo - Mp 
F 

Se ha compensado así la carga permanente y la trabe, cuesta lo 
mismo que pese o no • 

. De manera contraria a los otro; procedimientos en los cuales toda 
carga cuesta lo mismo que sea permanente o variable, el concre
to presforzado por su carácter activo debido a la posibilidad de -
dosificar 1 as fuerzas permanentes, actuando sobre el término pres 
fuerzo, sólo se dimensiona con la parte variable; es decir la caf.
ga viva. Esto es cierto teóricamente, prácticamente existefllí"!.!, 
tes a ésta compensación. 

. ./ .. 

1 
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3 ESFUERZOS 

Límite de compensación de la carga permanente • La práctica nos -
impone límites a ésta compensación de la carga permanente, debido 
al hecho de que el cabie se debe quedar en el interior del concreto. 
Es necesario que la excentricidad sea como: 

e o ~ 1 ( v' - d • >1 

eo ~ 1( v(- d ) 1 

caso de 

caso de 

M> o 

M <o 

Siendo d y d' la distancia mínima que se debe respetar entre el cen 
tro de g'"iavedad de los cables y la fibra extrema más cercana. Es ne 
cesario que el desplazamiento : 

( -M ) 
-tP 

( o sea c:5 e
0 

) 

Sea suficientemente pequei'\o para poder respetar la condición ante
rior; o también habiando dimensionado la fuerza F considerando úni
camente el momento de carga viva no se podrá resistir grátis al efec
to de la carga permanente que en caso de que P sea inferior a un 
valor crítico. S 

Si no es el caso, solo quedará como solución el aumentar la fuerza -
F para poder reducir el desplazamiento ( - Mp ) 

F 
En función de la posibilidad que se tenga de compensar la totalidad 
o parte de las cargas permanentes se podrán distinguir tres tipos de
secciones : 

a) Sección sub-crítica : la carga permanente se puede campen 
sar sin que el cable esté en excentricidad máxima. -

b) Sección sobre-crítica :la carga permanente no se puede -
compensar totalmente. La excentricidad del cable es máxi
ma. 

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 isostática cuyo claro es sobre-crítico todas
las secciones no son sobre-críticas. 

Se considerará el concreto funcionando de manera elástica, son entonces los esfuer-
zos una función lineal de las solicitaciones. Los esfuerzos son aditivos. 
En el centro de gravedad, el esfuerzo 09 es igua.l a !._ siendo los esfuerzos - -

S 

7 
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introducidos por los momentos, nulos en este punto. 

Damos a continuac16n el aspecto de los diagramas generales de esfuerzos en el ca
~o de una trabe independiente. 

a;'= o;+ap 
Presfuerzo puro Corva permanente Bajo corva per- Carga viva 

manente. 

ui-=ü.+rJ;' 
BaJo corva viva 

NOTA: S61o estos dos el'tados se deben con
sidera~------------~~--------~--------------------~ 



41 

CONDICIONES A RESPETAR 

son los esfuerzos permisibles. 

• o • 9 

Dimencionami ento. 

Este capítulo trata de las condiciones a respetar y 
del dimencionamiento en el caso del presfuerzo to
tal. 

Los cuatro esfuerzos.~ 1 ú;', 1i -' v;' 
deben quedarse en el interior de un sector de segu
ridad que se ha fijado en función de los reglamen
tos. 

Se debe tener en servicio 
C?V, 

lit::::~:" 

Los esfuerzos indicados r 

Si e es la excentricidad del centro de presión en -
un caso de carga determinado el esfuerzo r sobre la fibra superior se escribe: 

r--t-(f+ f-·6v) = : (t+~) =Vi (t+IJ.í ) 

De la misma manera sobre la fibra inferior se escri-
. be fli'c =~{f- eJ.v;.) lo que conduce a las expresiones-
generalizadas del equilibrio de la sección siguiente: (s) 

- ¡; ev ) -c:s:r=fi,'~+-¡_¡ ~Da 

' ~· /$ v;' Pi ( 1- ~~ ) ~ ¡: 1 <D 
42 Núcleo limite. 

Se define el núcleo limite como la zona en el inte
rior del cual se debe encontrar el centro de presión o sea el wlor de e para satisfacer 
a las condiciones de equilibrio. · 

De las inigualdades Q) escritas anteriormente y ais
'lando el término e se pueden determinar los cuatl'b limites del núcleo. 
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tes. 

1 '' ' ll J .11 : 1 1 

' \ b) de la misma manero se obtendran los 3 otros limi-
La expresi6n ~eneralimda ~e escribe: . 

' 1 

1 

(1)- a¡ .. =:-4-{t-{ )J.~. e ~·{-C{f -1} 
: 2 ?,' - ;z f (;') 

(2) - a• 1 =- ~, {i¡--t) Y. t1- ~ 
1 

.= dl2 (3) 

=.a• 2 (4) 

f.--'1---et!----'-....L..:~.IlL-..:.!-..__---:b_,.--- Se obtienen las ~iguientes condiciones: 

(1) .e ;:¡,. -a 1 . 
1 (2) e ~ -a' 1 1 

(3) e ~ - a2 

para tener 

para tener 
para tener 

7f (4) e ~ - a'2. para tener 
~~~~----~~~~~~~---

*dmf 

\ 1 'l 1 

. . . . , Las condiciones 1 y 4 son las de esfuerzos minimales 
(condi e iones de mínimo de presfuerzo) • 

1 1 ' 

las condiciones 2 y 3 son las condiciones de esfuer-
zos máximos (condiciones de dimencionami e"'to del concreto). 

, , . , . . . Si llamamos ·~e',' ,c;sl mas p~quefto de los valores a2 y 
a'2 y :•en el má~ peq~ei'io ,de. los1valores al y a• 1 el centro de presión debe satisfa
cer a la inigualdad siguiente: 

l -C1
\!:":e ~G 

Para que ta estabilidad de la sección en todos los ca-
sos sea satisfecha. 

Caso particular importante del núcleo central.' 

_ _, En el caso de que los esfuerzos minimales permisi--
bles sean nulos Vi = 1; =- o se obtienen los valores siguientes 
para los··limites del núcleo limite; {el núcleo limite cuando los esfuerzos considerados 
son nulos toma el nombre de núcleo central). 

.. 

* 1 * 

-~- -. ... ' - •~;- ---. --
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Cuando la sección considerada describe la trabe 
el conjunto de los núcleos limites de todas las secciones constituye el huso limite 

S DETERMINACION DEL PRESFUERZO MINIMO 

las posiciones extremas del centro de presión bajo 
los dos momentos extremos Mm y MM se obtienen llevando a partir del cable los -
vectores de intensidad Mm y MM hacia arriba ( si M:X>) (conferir párrafo 22). 

F -;;-
Los puntos obtenidos se deben quedar en el interior 

del núcleo limite para que los esfuerzos sean permisibles. 

Al inverso paro satisfacer estas condiciones el ca
ble se debe quedar en el interior de una zona llamada núcleo de paso que se obtie
ne de la siguiente manera: 

'1 

a partir del limite superior e translación de - Mm 
-F-

M... a partir del limite fnferior e' translación de- Mm 
-,r -F--

~~~"' T-
--;rj_ 

cuando M ?'O • Por lo tanto la excentricidad e
0 

del cable débe ser tal como 

e = - e' - Mm e::. 

*dmf 

~ -. r-
El valor mínimo de la fuerza de presfuerzo- se obtie

ne cuando se puede alcanzar los esfuerzos mínimo per
sibles ?, y g;' en los casos extremos de car-
ga. .. 

Entonces: e= a' 
2 

y e'= a 
1 

si 0 
_, 

= tí; ;::: o e= 1 
sv· 

e'=+ 1 
5V */* 



= e' -

y 

c+c= 1 -sv.....-- + 1 
-w-

La inigualclad precedente se transforma en igualdad 

Mm 
F 

= = e - MM 

F 

El núcleo de paso se cierra y se vuelve en un punto 
de excentricidad ei = e.2 = e

0 
- Est~:significa que se alcanzan los esfuer-

zos permisibles en esta secc1on. 
El valar mínimo de la fuerza de presfuerzo es entonces 

F = MM-Mm 

e+ e• 

o F = 

0:1 = <f2· 

F = 

e . o 
= -e' 

= o 

y la excentricidad impuesta al cable 

= 
F 

e- MM 
F 

este valor es el valor mínimo del presfuerzo, pero se supone 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 excentricidad e0 en función de la 
geometría de la sección. Cuando el valor e0 obtenido aplicando el cálculo prece
dente, es tal que el cable sale de la sección, se deberá aumentar la fuerza de pres-
fuerzo como se indica a continuación:. ' 

Consideramos un ejemplo con M >o j se debe
aumentar F de manera a reducir el desplazamiento MM y hacer pasar así 1~ linea 
superior del huso de paso arriba de la linea de excentncidad máxima. El valor mí
nimo de F se obtiene cúando estas 2 lineas son tangentes o sea: 

= - (v' - ol') lo que dá F = MM 
v'-d'+c 

*/* 
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- -, 
si,~= <r,= 

y e o 

o F= 

= 

MM 
v'd'+vsv 

{ v• - d') 

• 

= 

'\ 

MM 
z 

. . 
,. 

• 12-Bis 
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CONCLUSION PRACTICA 

· En practica no se debe checar si el valor e
0 

obtenido a 
partir del primer dimencionamiento de la fuerza de presfuerzo es compatible con la geome
tria de la secci6n. 

Solo basta en aplicar la reg[á siguiente: 

En toda sección el valor minimo del presfuerz9 debe ser 
igual al mas grande los 2 valores siguientes: 

F1 = AM 
c+c' 

6 DETERMINACION DE lA SECCION MINIMA DE CONCRETO. 

61 Regla general. 

.. 

*dmf 

La sección de con,creto es mínima cuando su compresión 
. alcanza los valores permisibles en los dos casos de carga extremos o sea Q''l y r2 

En este· caso e= a
2 

y c'=a' 
1 

En el caso general cuatro expresiones rigen la estabilidad 
d,e la sección. Estas expresiones son: 

-V.= (Mm + Feo ) '! + F ~ ( 
., . r s 

V. =-(Mm + Fe0)~ + ¿_ ~~' 
I S 

12 =(M +Fe ) v + F ~~ M o--
1 J S _, 

Ú2' =-(MM + FeJ !' + F ~ ú; 
l S 

las incognitas son: 

a) Presfuerzo F y e
0 

b) Concreto 1 1 
v-vr 

Por ende el problema tiene siempre una solución matemáti
ca que sdtisfaga a las cuatro expresiones mas arriba, convertidas en igualdades. 

*/* 
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621 

622 
'. 
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Significa esto que matematicamer¡te se pueden alcanzar 
los cuatro valores permisibles de los esfuerzos. · 

G 

La sección es sub-crrti ca. 

metria de la sección ( e0 

Por hipótesis el valor de e
0 

es compatible con la geo
c:::.. v' - d' ) 

La solución del sistema es -

Para el presfuer;o como ya lo vimos - F = MM -Mm =~ 
C+c' c+c' 

Para el concreto - e = e-Mm = - e' - Mm 0 
T t 

Cuando el momento exterior pasa de Mm a MM los esfuerzos 
- en la fibra superior de . i; a f; . pasan 

- en la fibra inferior de 
_, 
V, -, 

a Ve 

Por lo que se puede escribir 

I = 
V 

1 - Mm- MM= 

v' Uf· -Q2' 

[;' " Con C = a2 = a'2 = ev' ( _Oí lt 1 - ' ) =~V ( 1 - ..,s t:: ) 
_ l;v'+f.v · -, . fZv'+ 1." 

e' = a 1 = a• 1 = ,v• ( 1 - .Jji__ ) ~ "'fV ("!! " , - 1 ) 
V,v,+f,'v ( v+l; v 

En el caso de que f = 1'2. =O. 

se obtiene: 

con 

F= ~ 

fh 
e = 1 - MM = -1 - Mm o- --

sv' F sv F 

1=1: JS.M 
v v• 
c=a2 =a'2= I 

svr 
e' =a1 = a• 1 = .:!_. 

sv 

- -, -
y que lf2 = f; = V 

*!* 
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La sección es sobre-crítica. 

Se razona con momentos M positivos. 

En este caso e
0 

no es una incognita 

e : - ( V 8 
- d1 

) o 

por lo que el sistema anterior de expresiones conduce a tres igualdades y una inigualdad. 

caso es f; 
El esfuerzo permisible que no se pue~e alcanzar en este 

En efecto se ha tenido que aumentar F. y disminuir e
0 

por lo que e aumenta con respecto a la solución de la sección sub-crítica. 

Se pueden alcanzar los esfuerzos f2 Pi.' y fr' 
por lo que la solución del sistema es 

Para el presfuerz.o 

F = MM = MM 

e+ v' - d' z 
e = - ( v' - d') o 

Para el concreto 

I= Mm - MM = AM 

v' rJ1': _, 
-(]2· 6.0' 

1 = F ph ;.... 

V 

rl2 
_, 

-· .. + Ó2' V 

vr 
Nota: del diagrama de esfuerzos bajo carga m6xima se escribe 

{.= F = 
~-S 

o2 v' +Ú2'v 
h. 

= F 
1 

fvv' 
/ 

-:--- -
1 

~ 
F = V 

" .. 
, 

.1 ~' 
*/* V 

--
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...,. t (i;v't'ii'v 1 ) -r- =-;: , r"· 

..1..-::.F 
V 

1 f '( ~ h C = Ott = Oz = V ;;a 1 ¡¡:.t 
V2V +ve >1 

e'= o't 

Mn = M,., 
F - ....l,_ -+V!. d. ;2: 

6V' 

eo ... - (v'-d') 

-r -~ V - ,, 

x - F eh v- r 

• 
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Flexión de las Trabes lsostáticas 

Ejemplo Numérico 

(,T 6T 

4.00 1 4.00 4.00 

1 

Sea una trabe rectangular sobre dos apoyos de: 

Claro 1 
Ancho b 

= 
= 

12 m. 
1 m. 

• • • 17 

Dos cargas de 6 toneladas situadas al tercio y a los dos tercios del claro: 

La resistencia permisible del concreto es de 

La resistencia permisible a tensión 

Los valores que se deben calcular son los siguientes: 

a) Para el concreto 
Peralte ( incógnitas de cálculo i e 

V 

b) Para el Eresfuerzo 
La excentricidad e0 del cable 
La fuerza F necesaria. 

1 Cálculo del momento de carga viva. 

M = Ms = 6 X 4 = 24 Tm. 

Se supone la sección sub-crítica por lo que: 

i 
V = 7 

• 

= 
24 

1200 = 
.02 m3 • 

120 kglm2. 

o 

) 
7 
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Se deduce el peral te de la trabe de la relación 

- ~ 
V - 6 

lo que da = .346 m 

2 Cálculo del presfuerzo 

24 o sea F1 : 207 t. 
J/3 X .346 

Se checa que efectivamente la sección es sub-crítica; calculando F2• 

MM momento de peso propio + momÉmto de 

El momento de carga viva es = 
El momento de peso propio = 

~or lo que MM = 39 Tm. 

= carga viva. 

24 Tm • 
• 346 x 1 x 2.5 x 1~ = 15 Tm. 

8 

Z = 1 + v·• .;. d • = .• 346 + • 346 - • 04 = • 19 m por lo que 
S' 6 ,-

V 

Fr 39 = 205 t. 
-:19 

F2 <:: F1 La sección es sub-crítica pero ya a~ 1 imite. 

3 Cálculo de excentricidad 

o sea .346-
{) 

39 
207 

= - .13 m. 

Se puede checar calculando e a partir de la segunda fórmula; 
es decir: 0 

1 - Mm 
Sv F 

es decir - .346 
6. 

15 = -.13 
207 

Que los dos -:esul tados son idénticos y que el núcleo de paso se 
limita a un punto. 

. ./ .. 
• 
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4 Cálculo de los esfuerzos 

-75 

1) 

2) 

-

~. 

-

1 1 1 '.: 

Peso propio V = 15 = 75 lcQ"cm2. p-
.2 

q• p = - 75 lcg/cm2. 

- Fe = Presfuerzo r 0 = F 207 
S Vv 3.46 

1 = F + Fe = 207 G"o 
S w- 3.46 . 

o = -75 lcg/cm2 -207x.13 
.2 

+ 207 X .13 = 195 kg/cm2 
.2 

Bajo carga permanente los esfuerzos son entonces (en la fibra superior:) 

\T 1 = 75 - 75 :a o 

Q""J = - 75 + 195 = 120 kQ"cm2 ( valores pennisibles). 

Carga viva 

<T' S = 24 = 120 kg/cm2. 
-:2 

(f'S = -24 = 120 kQI'cm2. 
--:-2 

- Los esfuerzos bajo carga viva son entonces: 

(12 = O + 120 = 120 kg/cm2 

ü'2 = 120 - 120 = O ( esfuerzos permisibles ) 

El diagrama de los esfuerzos se dá a continuación: 

o 120 

+ • + • 

-Te -110 o 
PilO NOPIO CARGA PERillA- CARGA VIVA CARGA PERMANENtE + CARGA VIVA. 

NENTI • 

• 
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( 2) 

A) Diseflo Elástico. 
~odtlcciñn.-

P.n ]n fJ.pxión isost,'n.ticn. rte t.rn.1•cs nrc ~f0r7:-HL•c; rnedó ;trl<"' 

rndn nn" df'hirln n ln. )_r:•y n.rción-ren.r.r.ión, 1:1 ncrión del rp,l1ln -

~nhrf' pl cnnrrpt.n f"c:::t.nhn. en f'Qllilihri.n con ln. ren.cción '"'? ,t;c:::t"' 

OT)Onf' Etl fr.n.hlc, pe:: dcrir qnc el nresfnf'r7:n solnPJPn+e nrPrlucía -

pc:::fncr70S in ~crno~ Y nor ln tnptn las reacciones de A.f'O,YO de la' 

e~trnctnrfl. h~jo ln. acción del "r"sfncr7:o eran n11ln~. 

P.n.,io ln n.cción del prec;fnor?:o ln trabe se cbfornm. o.Ji rlicha 

trnb" ce; j · ostáLic:: se C.:.eforrnar6. liurPment.c pero si se trat.a rlP' 

un n. t. r ah!" l• i -pe r" ~ t ~-t. i e n , v a n en en n t. r 11. r r j "r t n s r r e:: t r i f' e i n n n e:: .., n 

rn. haf'f"rlo, provocando en loe::: f-1'~0:'/nc:: reo.ccinnr~ rlehir1 a~ nl nr"c::

fnnr7o. Dicl,n.c; r!"nccionl"~ se ll"c::: llamará hinP.rl"~t.~.ticn~ ,. loe:: P•Ó 

mf"ntns df'hir1 oc; n dicl111.~ rencci.onf"S scr~n llnrtmloc::: mniT'(>nLnc::: hiPc

restht.j cos df" vref':fllrr:r.n. 

El ,..fPctn nroclncido -ror las mPncion<tc1ns rr>rtccion,..c::: hi >r-

r"~t.át.if'ns r1ehPr~. n.~renn.rse a ln. n.crion i so~tática c~el rPl1le. 

El e o n i 1 t n t o el e r en. e e i o n e s h i n ere s t á ti e a e; rl e n r,.. ~ f 11 e r 7 o f o r 

man un sistemn ele rurrz:=1.s nulo. 

Para aclarar los concentos mencionvuos, ln trn.hc (}01 ".irrJ

T'lO 1, es d,e !';eCC'ÍÓn constn-ntc de lo·-rritud AC=L (vrr fi•:. 1) 

~f? con~idern.r6. ln a~ci6n dr>hidn. ~oln.¡nenLo ol pr,..sfnrrzn. 

Dicho '!"'rc~fucrzo Fes horirontnl y tiene unrr r.xccntrici.(l"rl 

e 1 con~tante a todo lo lnr~o de la trabr. 

' 
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3L) 
~L 

( 1-3~) 
L 

rf'~nltr>ndo e* unrt ]{n0rt mphradA. cnmn c:;c i.nr1icn. o 

.0110 re; ln. Jí.nr-a de '1TP!':fnror7o. 

ln fi .ry. 7, 

1 
1 

Cnmnnrnndo ] n~ r0sul +n.rlo" ::.::;í ohteni.rlo~ ron ] n!'; ele l" t,..rd'C' 

J) T,~ linNl. de "!1r"~fner:r,o 
\ 

• ~ no ro i n e i rl e r. n n e 1 r r>. h 1 0 n n ln .,, 

j>') Ln e:; ,.. !"; fn er 7.0 e:; yorovn crt<l os !10 r el 

~·~n dr-hir1os rt la exceni.ridd·Hl e• 

r)r 0 ~ r lt e r 7 o () n. e 1 r n n ('re t n ' e::" 
, 

de ln. linea de •)rr~rn"r?o ,. iJO 

n. ln r>xrcn Lri.cidnrl e
1 

del(' n.hlP., r-s decir que Pn nnn. cc;trnrt.nrn. 

hinr-rcst~.ticn, el '1re!';ruer7.o no nn.sn donde se colml el rr>h]r> 

( c:·dvn nn rasn nartic·'lnr qnc ~" vr-r(t más n,(lelnn+.r). 



\ 
\ 

( r,) 

un fl, s0~ ci r,.., ni ~1 nrl., 

r. (Wl n ~ " h n r e 011 n n n. t. r a h e i e; o s t, ~ l. j r, : • • 

Po,.. t.oclo Jo anterior, c;e ':1ndrfn dPcir llJlfi.Tf''"'tr>r1rn1(' <1'1" 

1 no:: rencci O'lrs hi r>ere..,tái j cn.s de prc~fn,-.r·,.,) ti en"'' nnn i.nt('rv,..:· 

c-i 0n df"sfavornlllf' (ror P,irtnf1lo en el cnso qne n.C'·>l•an¡os de ver,' 

r1irntrn!'l ma.c; !=!uhamos nl cnhlc en e] f'~'Oyo :'n.rn cn-•prir'lir el r.on 

cr,.,to, r:,n~ lo pondremoc- en tPn~i 0n, ya q11e bDi:Jr~ r-1~n nú.s ln. 1 Í-· 
i o(' n de nr pe; fn nr zo) • 

1: 

tructuras hiner".-:t.6.tir.~¡s r>rcsfor?:ac1n.s pu"oen l'f'~nlverse tomando 

"11 cu('n·ta rlicl,ns reacciones ~-; qercstáticas y tratando de ohtc

nrr rlP lns mismas la mayor venLa,iu po9iblc • 

. T'l01'A.- T~l e a!'lo drl c.icm'llo 1, c;e uti.li ?:6 ~1ar:-1 h:'.C"r •1otar Cl' -

forrna ~rn cilla, la presenci_n. ele los TT10!11('nto e; hi ncrr~'tn.t.i 

coc;; c;in rmbar.rro ]n. posición qnP. S(' r:!SCO[Tilj n'lrn colocar rl '1r,-.s 

f n e r 7 o fn e a r h i t r n. r i a Y n o r o r r e ~ p o n d e a u n m e:: n r r r <' n " n +. " 1 ' 11 r r " 

Como ~n el .caso tie la~ flrxi ón j sos tn Li (' n 1 c;n ,., "

df' consi_dcro.r el prc!=:i'l'r'r?:o en dos form•s: f'l r1.irf'cto (c-ono:::írlrr_:_~ 

<lo como sistrmn de cr1r~ ~ Pxterior n. ln trnl,r) '"r>l int.f'rnn. 

Arnho~ rn0todoc:; nodrán utili7r~rc:e TJr"'rn, cn.lc-1tlrtr ]~!": rrnr-ri0 

ncc:: 1'iT'"r"c::t~ticrtr: dt"bidac; n.l nresfuer7o. En ln,,fj,"'. 4 ~" ol's"r

vn 11T'I1 trnh0 continua con nn cn,blc ondul;Hio v 1" fnrmf' ro,.,n ~" -

nrno:::cnt,ftn ln~ ~olicitn.ci_c,nes dcbirlas al ,-,rec::fnrrzo n~nndo rl m~-

t orl o d i r ~e t o • 

.-..... 
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A G c.. 

~:. 
F 

1 :t l ;* ~r; t l 1 1 1 t t 1 
~ ¡ Fe..• 

f 1 1 

( ! F S&"" o(, 

~=¡ ¡ ¡ F'.sa .... ~'" .. A & A 
.,.__ 

¡:: 
A B c. F 

Pi rn rn 4· 

. . . r-te.). 

L~' t.,.~hr- d~l f"ielllnlo 2, d"c:('ri.he el c~.lc11lo (ff' la<> r"'nccio

nr--=: 1li !~"rf'c-:L~-Li cn.s dr-ldcLu,c; o,l nr~sfu"rzo, :~or .-.1 ,,,étodo Í¡¡i,crno. 

S0 c::n..,on,~ rá qne e 1 t.rn ..,o d (' 1 cn.hle es 1J ar.· bÓl i en y ''"~" l·"'~ 

"":rrnLriri (ln.d0c; clP] ,..; sn1o f'c::in.n (le a.C110rdo A 1 n.c:: c::nlj ci. tn.c; 'l1'lJ': 1 

~P cnr~nq (~r-rlllancntcs y vivns). 



F.jNlpln 2.-

.. , " 
!' 11 0 r 7 u. u e 

·• r e s f: r •· r 7 n 

constnnte 

Fitmra 5 •. 

])n(lrt ln í'orrn;t sj'"1étric :1 del trn-.·o rlel cnhle sP tcndr~., 

~nr Pl m~tnrlo del ~en momento: 

?= (' ~t-1 a'ai-.e 011 

~ A J. ~ 
A "B c. 

¿ A :: ( ~ 1•' e 9 h 1 ) (~ h 1+ n]) (~ F"lnl) ~+ (!I~Ll) (2 Ll) = o 
3 - 8 3 .., 3 ,, 

D" lro ecunr:i!ín ront"rior se obtiPnn 0l "l"Pl"nLo hiDcr"st6.t.irn 

dP [1TCSf!!CT7.0 t,!¡, ~,r por lo tnnto 1 PS reacci.0nnc: R,h 011 lns rtnoyoc:. 

Una vc7. obtenicoc: los momenfns l1i.perf'stft-Li.coc:, el cfecLo t.o 

t.n] d0 lo~ momentos t1el)idos nl nrr's:-ur•nr.o será l:1 S''"''rt alrrebrrti

ca de los isost~ticos e hifH~rpc;táticos como -:·e ilustra. en 1n ."i-

6 • 

e • , ;"! n d o 0 1 t. nt 7 o < l e l e a b l e e <.:u i v " l e n t e tl i 1 i_ r r a n o t ro b l r ~, 0 n t e 

(le una ,mráhn]n, tr•nclr~ que fraccionarse el c1i;1,rrar1a de mor-ontos 

y tro.b ··jnr con su area' corrcc;.,ont: 1 en te. 



constnntP. 

a, a. 
L L 

Fi rru ra 5. 

Dn.d n. l::t -formn si.TTJétric ''· dPl trn~·o del cnhle se tcndr;'(., 

'1or el m6todo del á-en. momento: 

;>= (' c.l a 'a.\- • c. ";\ · 

~ a 
'"" 

;;;:oo>a 
A 'B c. 

~ \ = (2. l<'e?hl) (~ hl ;- n.]) (9 F"lnl) $il+ ( \!~Ll) (2 Ll) o 
. 3 R 3 "" ., 3 

F.,n Y~'7. ol>tenjr•or. los rr¡omcn.ns ¡,iper•~.c:ttíLiro~, el rfrr .o ,(1 

t11l c~0 ]oc:: rnornr;nLos tlel)idos :1l ·'l'•~f;·;'ur'r;r,o ser~ l:1 s.,.,.,._ [',1 • ,. ·r.11-

en. t~r lns jsost:'lLicos e hioerrc;t:'i.t.icos como -;f" i.lnstra en "i 

6 . 

(;nnnflo rl lrnzo ··el CPblc 'c,·ni.v"len~c c~i.:'i,ra not::blr· ·"nt" 
' 

l '1 .(lo]., t· n<lr~ !IUC lnr"CCl'on"rsc nl tll.·.,, l'rll'la c!r iii0'"('J1{0•~ re 1n1n. _J, ru.' . , ,· , , ,, .. ~ . " 

y t. .. n h · i n r C' o n s 11 :1.1' e a" e o r re e; 'o rH • : r '1 L 0 • 
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+ 
l\1\\lll\1\ll ,, 

A11l \ \ 1 [t):h... 
a::c:::::::r:J ... - ............... I_...._,_,.¡,,::;p»~ , '<CJ ' ' ' ' c¡;s:a 

Fi nur rt. 6 ·• 

D0 los e,ic:"nloc, n.nt.crior"~ se puedr- con~lnir que el vn-lnr 

O<' los rnnmcnt.os ldnerrc::~.~ticos de rrcsfnrr?:o, son debir1oc:; rtl trrt 

?:O de los cnble~. 

Cuando dicl'o t:r '?:O es de tal forr1n, r,uc no nrochH'C cf~c--

r- s el e e i r --

mtc rliC'ho tr:17.0 no provocaría ~iros extremos en la t.rah<', c;i 

;.,t,n. fncrn. Jillrf'mentr- n~o~r:cnn. Sjn emhnr.r:n r•d,r caso ~e nr,...-

c:;rnt.n con MUY ~1ocn frf'Cll<'ncia clchiclo n qur 0n ,..rnf'ral l:-1c:; c:;f'c

cjnnc~ críticn~ (ln:- rr:v::: snlicitn.d:~s .•or mnmrnLo) el •wpc:111<·r

zo e;" rxf'rnt:rn nl 111ñxi.mo ya C"me ('1 m~o prC'<lnr1innn+.,... ,...n Pl di e::(' . 
ño ('1': r·~ ln,r-tarm d(' ~('\rvicin, es clccir 

ci ~n cl.h 1 u e::~ di"' 1 Dre~fnr-r?:o y ndr-m:\s no 

del. cn.hlf' concordo.ntr- ('n ~·n;-, solnf'i0n mn.c:; económj f'n.. 
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F~ trnzo 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 
hiperestáticos de presfuerzo y con el diabrama de momentos de 
presfuerzo total, se harán las verificaciones correspondi~n
tes en las diferentes etapas de carca. 

Cuando el n~mero de cables es grande y la f~erza de pre~ 
fuerzo variable, se calcularán las z~as límite haciendo in-
tervenir el momento hiperestático de presfuerzo. 

Una propiedad importante en el trazo de cables en trn-
bes continuas, es el hecho de que ei se cambia la posición -
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 alteración y por consigiuiente tampoco cambian loa 
esfuerzos en el concreto debidos al preafuerzo. 

Esto último se demuestra fácilmente haciendo uso del 
método directo, ya que la carga uniformemente distribuida 
F/r ea la misma al no variar la curvatura y v1e la fuerza 

{ ~~ 

vertical en los anclajes e se altera, pero transmite direc-
tamente al apoyo (Ver fig. 4). 

En la práctica el trazo de cables es con curvaturas -
graduales y sin cambios bruscos como lo indicaría las zonas 

límite, que tienen forma semejante al diagrama de momentos, 
por lo que ea necesario proceder como lo muestran las figu-
ras 7a y 7 b, siendo la solución de 7b más económica • 



1 
,1 ¡ 

1! 
11 

1 

( 1 1 ) 

Fi.rrt_trn. 7- ~. Fi.<Tltrn 7 -b. 

Unn Vf'7 n.nnli7~rloc:; los efectos hiner,..st6~iros (!.el~i·'oc: r>l -.

prpsfn,..r7o Pn trn.hcs continu;"'s y ln.srararter{sti('as t1P t.r<'nsforr'~ 

ción lir,..nl <lPl rahle entdvnlen-f.~, Sf' nrocec1er6, rrl cálculo rjr t·'' 

f11"r7n rlr nr0sfuer1:o. 

Lnc:; forr1as (~e cal cnlar la fu0rzn dn nrcc:;-f'u r.,.o serÁ. c:nmc·i,~2':. 

t n n. 1 ; • s 1t ti 1 i ..,. n.o n s en 1 :-: s e: e t r n, hes i so s t á L i e :: s n ero l1 ;' r: ; en c1 o ; n 

terv,..n:ir 0l momc•1to ldnrestático de 1-.resfu: r7o: como 6st" n Sil ,-07 

df'~f'n~p de] tr~7o ~Pl cable, ser~ necesario prorc~er ~or t~nt,..n~' 

hr>stn. lorrn1r obt0ncr ln. -f'uerza de nresfucr?:o 6-._:'tima haio el -.,~pi o 

"tn.''tl.c:; n~'cPsarj ns -r:1 rn f'l diseño ele unn. tral~c rnn t.inufl pos-Lcns"'or> 

rr ln fnrmn sirruicntf': 

] ) ')11 1 ~o~::j ci.6n de lJJ. c:ncci l)n -LrnnsvP.rsal. 

2) C~lculo anroxir'rt(lo de l:o fuer1:a de presfnnr7.o e·~ ]ns sccdnT'f'S 

cri Licns de momento (n-poyos y cen-Lros de cln.ros) y ver lr> cnr¡nrd.i 

bj]jrln.d de ec:;ta con ln s sec cío me; su 1m r st. as. 

3) Trazo rle ln.s 70nn.c; límites v de ln línen. rlc ;1rcsfucrzo r:-·. c1i--

cuando el número y variaci6n de cablee lo ameriten. 
4) Correccjnn"~ y njn~trs. 

t 
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I.- Trabes postensadas continuas 

B) Resistencia 

Las hipótesis de base para el diseño de trabes pos-
tensadas continuas por resistencia (6 estAdo límite de -
ruptura) s on las mismas qliE' se indicaron en las notas -
de trabes isostáticas, las cuales se mencionan a conti-
nuaci6n: 

a) Conservación plana de las secciones 
b) Se conoce el diagrama esfuerzo-deformación dFl -

concreto 
e) Se conoce el diagrama esfuerzo-def ormaci.ón del -

acero 

La diferFncia en la ruptura de un~ trabP. hiperestá
tica y una isostática es que en la prilHera al alcanzar -
una sección el momento de ruptura se fo~ma una articula
ción plástica reduciendo solamente su grado de hiperest! 
ticidad, en cambio en la segunda. se transforma Fn un n;e
canismo libremente deform~ble, hipost~tica, produciéndo
ee la ruptura. 

En la fig. 8 se puede ver una trabe hiperestát.ica, s~ 
poniendo su funcionamiFnto pcrfectnu:ente elastO.:plástico. 

Una vez que la carfa P sigue aumentnndo ITiñs allá de 
• 

la zona elástica. la primera articulación se presenta en 
D (máximo momento), habiendo una readaptación debido al
nue~o sistema. Al seguir aumentando ln carga P se forma -
otra articulación plástica en el apoyo B, provocándose -
así el mecanismo de ruptura. 

La hipótesis del funcionamiento elástico no permite 
darse cuenta del comportamiento de una estructura en la 

t fase de ruptura. • 
¡ 1 

1' 1 
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To'i I"Tll r n. 8. 

( 13) 

L ·t 
c.. 

S:i~ cmhrrnn ge cnnnct?n en ln rnaynrín. de sis+.rn1nc:: l1j r¡rrrc::tfÍ

t.iro~ c::j_r1nlr~, el E:i.~temn de rnfltnrn., 11rr lo C'nn.l 'J'lf'dl" a·,li<'r>~ 

e::" ~1 rt<t.or1o rst~.-Li.co n d~ trnhn.ios vi rt·•al rs. 

M"ll-!.0 1111 _c;j str>Jl1:1 ue C srunr70~ debidoc; ft ln acci~n d.cl 'rrc;l'nrr·'n, 

en rl nroc-~~n ile cnrr;-n :r nec::cn.rfl'a, lutbrá ec::fn·~rzns r""'if~'l~lcs si. 

"" ]l-rf1'6, nl l{T'1itr E>l~~c::ti.co \'l',.,or{a Üf' lt.,jnnytsi.n). Si rn "'] ('r>r.:n t 
·~ 1 
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( 1 4) 

de la fig. 8 se varía la carga P hasta form~r la articula
c16n plÁstica en D y después se suprime, repitiendo de nue
vo este ciclo de careas, se provocaría la ruptura de la 
trabe por fatiga, aunque el valor de P<(Pr. 

El ciclo de carga podría repetirse indefinidamente si 
no se-sobrepasa el rango plástico. 

De lo anterior se puede concluir lo siguiente: 
a) 1'n la ruptura, lar> trabes presforzadas continuas tienen 
un comportamiPnto sPmejante a las de concreto reforzado. 
b) IA ruptura no depende de los valores elásticos iniciales 
~e los momentos hiperPstáticos de presfuerzo ya que el est! 
do inicial de esfuerzos va a transformarse debido a la adf1J? 
taci6n plástica de la estructura, por lo tanto los momPntos 
de resistencia en cada secci6n de la trabe pueden calcular
se con la posici6n del cable equivalente, sin tomar en cuen 
ta si· la posición de .'~ate coincide o no con la linea de -
presfuerzo. 

En el diseño de trabes presforzadas continuas sP rPco
mienda hacer una gráfica comparundo los momentos fle,.l ontln1.es 
multiplicados por el factor de carga y así ruismo la fráfica 
de los momentos resistentes para comprobar qu"" no !:ay probl~ 
ma con la ruptura en las diferentes secciones críticas dP la 
trabe. 

Así mismo se subraya la importancia de que todás las --
secciones sean subreforzRdas, tal como se indic6 en las notas 
de trabes isostáticas, para tener una falla dú'ctil. 
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II.- Trabes continuás de -secci6n .t:ómpuesta 

Resistencia 

n) I..,trodncci6n.-

. F. 1 " "' t 11 d i " d e ~ e: t e ti '1 o il ~ e o n t j n u i d a d P n t, r :1 h " !"; , e; ll'' n n 0 
1 

. 1 

nn c~tndn i_nicinl ne :orcfabrir::td6n de la~ misma., en ~1 runl trc. 

hnjnn j !';Ost6ti.cnmrnte y qnp en su ('Stnno finnl trabainr~.., cfwn -

cnntin11as T'l"fli.ant~ una losn. colal~a in situ y con rcfuer7n nrr...,:-~1 

pnr~ momento ne~ntivo (v0r fi~. 9). 

accrn ele nr~Pfn~r:r.o 

(a) 

Pig. 9 

J 
acero de nrcsfnPr:r.o 

( b) 

concrrtn colocn~o in situ 

_______ ....,. ______ _ 
Acero tlp nrr'!"f'nrr7n 

(<') 
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r.:n c:u cstrtdo ini ~i nl rlr prcfnhricrtci~n lno:; trnl,"s r'n"dcn 

~"r nr" n rHlc:trnsn.rl."!r: (yrr fi,r;.10) c:icnéln rn:'Ír.; cnm'l11i:'lf'nt,~ 0l -

ll~O d" ln.c: l'ri.merns. 

tr~hes postcnc:nrlns 

Fi~. 10 

---
.., ..... -

'P.~te tino <le rontinnidrtcl a h::tsE:' ele rcfTt•'l"?:O' ,orrljnnrin ~r -

trr>rlnct'.! en una cconom)a consinr>rnhle en las conc::trnrci.nnrs, Nll''

nn,rn.<lr'. con tr;1hcs lihrcmcntc n.rwyanas y adc1:11Ís nmnl{n Pl ('flt'lpo -

ele la utilización de la nrf!fabrj c;Jción, al nronnrcionnr n lo.c:: -

rlewcr-tos T!Tf'fnhric:ulos ln. cn.111Lcidar1 nnrn. lnr:mr m0PH'lli.o~ n~',;:-•ti-
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YO~ y .pfcei.o!'l de fnf'no:ns hori zontalcs (vi,.,nto y ~dsmo) n.l fnr'"'ln.r 

mn. r ro R r I f':l do !'l e on l n. !'l e o l 11 mn n.s • 

C11n.ndo la eontimddad en trnbes prl"fn.bricndas se r0n.li zn.

mcclin.nt.e el rcfnerzo ordinario, las secci.onee: prcfnhri.e~dos df'-

hr-n !'lcr cann.ces de .resistir 511 fleso pro~io y la loso. fJllf' s0ri e!?_ 

lada -posteriormente in si.t.H; 1ma VP-7. frn.rrnado el concreto de fli

chn. lo!'ln., ln sr>cción Sf' le llamará com•mesta y e~ é!'ltn tDti.ma la 

nne va a resist.i r el resto de 1 a carea Tlermanente y la carr:n. yj

vo. t. o t. o l. 

De a<'ncrdo con ésto 1ílt:imo, la econoJTl{a '1110 !';e r~'>ali zr- sc

rtt mayor miéntra.s la 't'elnc:i6n entre carga v:iva y mnerta <::rrt n>~c;' 

r,-rnnde. 

NOTA.- ~n f'sto<:: n~~ntPs se de<::nreci~r~n los momentnc; ~o<::itivn~

en lo<:: n.no;ra:c; de-bidos al flnjo y a ln crmt.racciJín d,...l rnn 

ere t. o (>n ] n :e; t r ;l.ln• ~ -pr,.. fahr i e n.rl a~ f!T e t. en s :.Hl a<:: r11 y0 e fe r t o 

r-e; nf'(JllPfío ~r fli !'lrrdnnino "!10r los moment.os ne~at.ivoc; rlf'hi-

do~ a la rontracción f'Tl tre la losa colarla in si.+.n y la--;

trnhes prefahricn.dn.s. '\dcm6s se g11pnnP CJtlP al (}i<::rñn.r ln' 

<'onexión en los R.-:-'ayos las trahes f'lretensn.dnc; ya r-fe.ct.nn.

ron una parte importante de las deformncione~ dehidn.s n.l' 

flujo y a la contracción del concretoo 

' 
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' 1, 

Cnnn<ln lr~ rnni,innirl:ul en t.rn.hr-<; ~~rf!f.enc:;ncln~ ~" r"n.li-,n_

r.nn n.rl"ro nrflinnrin y mtc e) '1rr~fn,r?-o no rtf'f.l~a 1"!1 ]n.c:: 7!Jnn.<-: 

I"Xtrcn'.,.fl ue ln!'l mismn~ por no c~t.ar ahí aclhericln, ~] r.~lc1•lo -

n" cli cho r,.fnrr?-o se h:1rá rr idP.ntir.a forma nl di!:::eño ;'l~c::t.i <'n' 

de nnn ~rr-ción en rnncrct.o rnfor?:ndo, (vPr di~cfín -rorrl"sisi.nnria 

f':1 notas {le flexjón isostá.ti r.a). 

cln~ nl l,nrcrln." cnPtimtr-s e interviniendo el preefuerzo 

~"" SUflOndr~ un cli.n.~rn.mn. !'lim:_:¡lificnrlo de c~furrzo-rlcrort:o.:;_ 
1 

dtln -r:crn el ncern ~rano nnro, !'l11Tlonicndo un valor ilf'l línitc -

c1
1b flncncia ñPl misr'lo fy:4,000 Krr/cm?.. (ver fir;.1:t) y nnc ln. dc

r\~rmn.ción nnif,n.ri~ f'i1 la fluenrio. tiene nn vn.Jor ñc&=0.002 

cr < K3/c.""'~) 
.,.,_.,..,.,------- ..... 

"4000 

!' 

"'" t ~6. .. :. o.oo'2. Fi rn rn. 11 

. 
Ln~ ct.n.qn.s de di ~rño -pl~.c::ti.co g1n scmcjnn+.rs n. ln.s i.1Hli e~' 

dn.s 0n el c:--~):rtulo de fl0xi6n isost~ticn.; ln. diferr>ncin h~c:ir.:1 

rnc cxiRte en C'stc c::t~o ro11 el_ ::'rocrdimien1o ci.tn.do, ~r c'i0l)r o.-
r 

ln qrr!':cncin. de una cnr11presión ya existrntc r-n Pl C'Onr·ret.n dPhi-

rl n. n 1 n reten s n.d o , { ver f i ; . 12 ) • 
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lo!';n. cnlndrt i.n sit,t Tu= Asfy 

Cn 

~f"r.cifin O • 70 f' e- q- 1 p 

nr f' f n hr i. e n.rl R. 

Fi rrn r A 1 Z 

f'!'; of"cir qnP el hlorpJp df" coJTll"'rf'si6n del concreto vn.ldr~: 

r:u = ( O. 70 f 1 e - q-1 p) hy 

'J'n = /\~fy 
~Ir : 'T'u X 7. 

rlnc::, ~nhrrt.ynndo solnment" Cltt~" (J'r e!O l11 c0nnr,.,~)tín p·· ,.,1 "nnrrn

tn (lrhifln. nl nrf!c;fucr?.o, llUC dPhrr6 dic::minuir~e del vr~lor de 

~o. 79 r• e, · 

:l. 
1· 
~~n la Sf'cc:ifin del :l'fll'lYO y que alÍn nn SP. cnnnrf", e] ~'J'Oc,.,<l:imjento' 

!nn~ f'X:'erlito con~i c;tr> pn snr>oner nn vn.lor de '(f' 'P ( cn~·o Ynlor i ni_ 
- ') ' 

('l al nn.rP, el -rrir.lf'r tflntco nuede ~0r ]00 K,r:/cm·~ pnrn. t.rnJ~f'~ _i'rr--

f,f'nsn.dn~) y vcri fi cn.r "10c::tf'ri ormcnt(> nne ln. ~unoc::ici 6n fn6 rnrr0c 

tr.. Si ln, difer,.,ncif'l entre el vnlor ~nrue~to y ,Pl f'ncnnLrnfln de' 

'f 1 p S(! cnnsidera ÍMT10rt:mte (]Qd, 0 mns) hn.st:trÓ. r.nn torn.r lln V.:_ 

]nr intnrMf'fliO n ln rliff'r~"'ncin y a.s{ c:"'..lculnr ele nllf"Vn t:>l Ynlnr ' 
1 
'de "y" (profundidad del hlonnf' resist"nt0 de comnresitín del rnn·--

; crf'to) y ~or lo t,nnto el momento rcsistPntP. Dicho rno'llento rc~d e;--

~\ 
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v-nlor ~" ral~11l nrá ron lo!'> faet.orr.~ de cnrn:n. i.'1r1ic~Hlor::: f'1c r.J -

cn"f'{ t.nlo de fl,.xi6n j ~o!';táti.cn, f1Ue son 1.4 ~nro. cnr~n.~ -rt:rrln

nnntP~ y 1.6 ~nra cnr~as vivas. 

Df'h('r~ !'dcnnrc veri.fi.cfl.rse C!UP. el t:ino de fnl]a ,.~ (Hct.il, 

o c;r.n. qnf' la rnptnrn f'S ~roducidA. nor la flnencin del acero; --

(~f'ccinnf's sobrcfor7.r(las); dP. no ser así tendrli f111e rnolli-f'icn..,..sr' 

ln ~ccci6n de conrr0tn. 

Pnrn la~ ~cccion,.~ en los centros de clflros, el mo~~ntn ~n

c::itivo nPhirlo n.l rr>sto de C:1t'e'rts -pr:ormanentes y n.l totnl dr o:::·r...,.~'-"' 

viva~ ~e hn.rá en la form::t jndicnrla en el mnítulo de sf'cdnnn!" rnr:: 

il11P~tas, ~o1o se anali7ará en est.e cap{tnlo ln secd6n r:::nlr~tn. a

mo~cnto nP~ntivo. 

A conti.nnaci6n viene nn ejemplo de diseño y>or flcxi6n, de 

nnn ~Pcci 6n com"'(luesta, derivarla. de la continuidad de dos trA.b~Cs -

j sos+.áti cns. 

L 
1 , ..... 00 

D . 
f~o +-

, 
S~C:C.IO"' 

'?'"'~-\:,'" •c.~J a 

L. , 
14.00 

t \?S 

L 
1 

L 
1 

:350 K~/c""''" 

= '2. Cl o K-9/c.- L 

-p•~o y +''"""'c.= 1'2.0 K5/~ ...... '" 
c.~~~~ "'";1 =2.oo \<3 /c.-,_ 

\277!~. ~J:ZZ21 
." .. ::.... :t 4'-=- co C.W\ 

L30 L_ 

(c..clc. S· Jc.\ ~c.~t.ra J<:t.. 
'? .-~~futt.. ~"1..0) 

1 1 , 
5Cl CC'. \0"' 

e e:,""" 'f v c.'!.-\- él 
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Se ~mpon«? qur-> 0l cftlcnlo del ;>rc~furr?:o de ln, tr:-~,h0 i oc:oo::

t.~t,i<"::t hn.j('i lfl.<:: cn.r~:lC: oe SU 11C<::O~ nro-,..,i.O "jr J.a J.oc;a C'J}fl,rla in' 

!':itn' yn c~·l~ñ. detcrmi.nado, y m1c el ñ.rea ncccsarin. f11r ()e S.2-
r¡ 

cJTl.:.. (J0 o.lo.mhrec:; ele ~ 3/R'') cuya posid6n resulto.nt0 de dicho -

prc~fncr:r.o ec:tn locali.:;o:n:da a 6 cm de la nn:rte inferior de la-

tr n.br. 

Cn.1cn1o de momentos fl0xionantes 

Mc.n._ .{_l. 75 X 0.12) { 14) 
2 = - 5.1 tm. 

8 

~le. v. _ { 1.75 X 0.20} { 14}
2 

- - 8.5 tm 

8 

Estableciendo el equilibrio del ~ar resistente en la ruptura: 

Tu 

55 

Cu 
l f 
-tOu7 +~ter¡, 

Tu= Asf;{ 

con 4 varilla~ # 6 As=4. x 2.87= 11.5 

Tu= 11.5 x 4~000 = -16,000 Kg. 

Cu = 30y (O. 70 x 3 50 -. Q"p) = Tu 

2 cm 

,1 
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~nponirnclo qnr rl prl"~fur•r?.o en lo. fihrn. inferior Of' lo, sf'rcilín 

cxt,r"r.H"~ ~"n ~ 'p lOO K['./cm
2

: 

y= "G, o o o __ :: H\ 6 cm. 
1 •. 4f-l X 30 

vf'riricnn~o ahora el tino de fnlln: 

C..c::: 

42.5 

0.003 

12.3 

42..5 

y 
=o.a& 

E'c::0.010 > 0.002, por lo tnnl-.o el ncero flnyc y J~~ .FClCC!Ón 

en su.breforzada 

Ant~~ de cn.lcular el momentn rr:-!'ii o::tcntf' dr ln ~f'cci~n, es -

pr,..ci ~n Vf''T'i f'icnr el vn.l.or ~n ''llf':c:;to de q-' p 

¿:'ry _0.003 -- E p - o.00118 

6.3 12.3 

pnr ln rrlrt.r.inn fle prnporcionnlitlnn q--E. y sup,oniPnoo CJllf' el 

n r 1" r n el e p ,. r s fu e r 7. o n.l ten e; n r ~ e tu Y o un n d e f o r r.t :-> e i 6 n 11 n i t n r i n 

é\. -::. O. 00 G6 

(J' p =EP. 

(0.005G - 0.00148) 2 x 10
6 

t) 

!3,2'10 K.r!/cm·· --
1 n f•Jí'r7.n ele presfuer7.o vn.lnrn: 



1 ,, 
1¡ 
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\ 

F:. 8,2-10 X 10 X 0.!116 = -11,GOO Kg. 

]n comnresión ~n el concreto será: 

q''P':, -1.l,GQO =-131 K~/cm2 =/= 
318 

2 
100 kr:,/cm 

(23) 

supuestos 

~o mi') 1 a di f0rP.n ci n e:=; considerabl0 e; e h ar 6. un 2o. t.ant.co con e 1 

q 'p 11romed i o, 11 5 Jq;;/ cm2 • 

y = t1 (), 000 --::..11. 3 cm 

130 x ~o 

E. e;-::. o.oq3 > o.oo2 
.t€:. TI : O. 00164 

crT) ':: 7900 1\.rJ,/ cm
2 

F = 7900 x 5.16 = 40, 6oo lte 
2 

~r:.l!o6oo 11?. J~e:/cm_ 
340 

C_l1.3 _ 13.8 cm ----
0.85 

fJllf' f110 scnsihlemrmtP el valor snpue~to 

R1 momento resistente val~ri: 

~'r= 'l'u x 7."=46,000 (55- 11.3)= 22.6 tm 
-2-

El momenLo 1í1Limo actua.ntf:' vale: 

' 1 

Mn = 1.4 ~!c.'fl.+ 1.6 H.c.vivn.s 

:. l. 4 X 5 • 1 + l •. 6 X 8 •. 5 

= 20.7 tm 

22_.6 / 20.7 O. K. 

.. 
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NOT1\.- Si. ~1 pr"c:fn~r?.n nn ~'11binra intcrv~nid0 nnr 110 0c:t:1r 

nrlherirlo al concreto en ln ?.ona de nnoyo~, el ryroc"

diMirnto huhirra sido mas sencillo al ffilprimir~n el 

t.é't'minn q-•:r y -por lo tant,o la verificaci6n dnl va-

lor supuesto para é~tc. 

4 varillas del # 6 (3/4") 

10 alambres ~ 3/R" 
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5. CONCRETO PRESFORZADO 
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Las disposiciones contenidos en otros ¡Jcrtes de este documento qu':! no o:m-

trodigan a los requisitos de este cap nulo ser6n O?liccbles a concreto presforzado. 

5.1 Revisión de los estados lrmite de fallo 

5.1.1 Flexión y flexocompresión 

Lo resistencia a flexión o flexocompresión de elementos prcsfor.:ccos se cal-

~lar6 ::on bese en las hipótesis general e::. enunciados en 2.1.1 1 tomando en cuento lo 

-deformación inicial del acero debida ol ¡Jiesfuerzo. 

a) Refue:-zo móxirr.o en miembros o flexión 

Las cantidades de acero de presfuerzo y de acero ordi.nc.-io que so::: utilican 

'en la zona de tensión y en la de ~m?re.sión 1 serón tales que la fuerzo A5 f5 7- Asp fyp 

correspondiente al momento resistenre de la se=ción seo ma:¡or o ir; ... ol que el 75 por 

ciento de ia que corresponde a la fallo b.Jlcncecdc. Ac;t:i le icllc b:ic.,ceocia se defi-

ne CCITI:I la que ocurre cuc:.-¡cb simultáneamente e: aaerc de p;esfuer=.o ce le :.ono de 
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tensi6n llega a su esfuerzo convencional de fluencia y el concreto alcanza su deformo-

ci6n máxima de 0.003 en compresión. Para determinar los condiciones de follo balan-

ceada se tomará en cuenta la deformaci6n unitaria inicial deb-ida al presfuerzo apl icooo. 

En la expresión anterior 

A5 área de acero ordinario de tensión 

A5p área de acero de presfuerzo en la zona de tensi6n 

f
5 

esfuerzo en el acero ordinario de tensión cuando se 

alcanza la resistencia 

fyp esfuerzo convencional de fluencia del acero de presfuerzo 

b) Secciones T sujetas a flexión 

Para determinar al ancho efectivo de patin en secciones T presforzados que 

forman parte integral de un piso monolnico, se aplicará el criterio dado en 2.1.2 e) pa-

ra vigas reforzadas. 

En vigas can patin presforzadas aisladas regirá el mismo criterio, a menos 

que~ compruebe experimentalmente lu posibilidad de tomar anchos efectivos moyo res o 

e) Cantidad mrnima de refuerzo ordinario adherioo 

fn la zona precomprimida de tensión de miembros sujetos a flexión cuyos 

tendones._cle presfuerzo quedan sin adherirse, debe suministrarse acero ordinario CU)'a 

6rea sao por lo menos igual o 0.004A. En esto expresión A es el área de lo porción de 

se~ci6n .tr~sverscl situado entre el borde extremo que est6 a tensión y el centro ide de 

-- - -
·-¡a -secCi6n completa. la zona precomprimida de tensión es aquella que por efecto del 
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presfuerzo trabajo o compresión y que al actuar los cargos puede quedar o tensión. 

El refuerzo determinado según el párrafo anterior debe distribuirse unifor-

memente cerco de los fibras extremas de tensión. 

d) Refuerzo transversal en miembros a flexocompresi6n 

Este refuerzo debe cumplir con los requisitos de 4.2.2, aplicados con base 

en el acero longitudinal sin presforzar que tengo el miembro. T ombién cumpl ir6 con 

5.1.2. 

5.1.2 Fuerzo cortante 

Poro tomar en cuento los efectos de lo fuerzo cortante en miembros pres-

forzados, se oplicor6n las disposiciones de 2.1.5 o) 111 y 2.1.5 e). 

5.1.3 Pandeo 

En todo diseño debe co!lsiderorse lo posibilidad de pandeo de un miembro 

.. entre, puntos en que estén en contacto el concreto y el acero de presfuerzo. También 

se tendrá en cuento el pandeo de patines y almos delgados • 

. 5.2 Revisi6n de los estados lrmite de servicio 

las deformaciones y el agrietamiento bajo los condiciones de cargo 

que puedan ser crrricos durante el proceso constructivo y lo vida útil de lo estruc-

türa--nó deben exceder o los valores que en codo coso se consideren aceptables. 

Una formo indirecto de garantizar que el ogrieJ'tamiento no va o ser 

·excesivo y limitar los pérdidas por flujo plástico es obligar 10 que los esfuerzos en 

condiciones de servicio se montengcn dentro de ciertos limif.tes. Poro este fin, 
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Estos valores pueden excederse siempre que se justifique que el comporta-

miento estructural del elemento es adecuado. 

fuerzo. 

b) Esfuerzos permisibles en el acero de presfuerzo 

Debidos ~ la fuerza aplicada por el gato 

Inmediatamente después de la transferencia 

0.80 f5r 

0.70 fsr 

En estas expresiones f5r es el esfuerzo resistente nominal del acero de pres-

5.3 Pérdidas de presfu_erzo _ 
--:. .. - -- -- --- -=-

· Para det_e_r~~nar el presfuerzo efedivo se tendrán en cuenta las pérdidas 

de presfuerzo debidas a los siguient~s causas: 

------

- - - . .. 

-:Deslizamiento de los anclajes 

-Acortamiento elástico del concreto -· ... . - - ~ - . 

~-FI~jo plástico del ~ncret_o 

~ Contracción del concreto __ 

.:-J~elajoci6n del_ e~fuer:zo ~n ~1 acero 

- Pérdidos por fricción en acero postensodo debidos o curva
turo--1ntencionol o occidental de los tenciones 

-
Si se cuento con le información necesario debe volu,orse codo pérdida; 

e:-·:---~ --------- =--- - - -· ·= -~- :--
j:iéroidos; sin inclui"r los de fricci6n, es T5 por ciento de dicho presfuerzo inicial. En 
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al dimensionar o al revisor esfuerzos bajo condiciones de servicio, puede usarse lo teo-

rTo el6stico del cx:mcreto y la secci6n transformada. (En estas revisiones no se emplean 

1 

secciones reducidos, esfuerzos reducidos ni factores de reducción). 

Si se opta por controlar el agrietamiento o través de limitar los esfuerzos, 

se consideror6n los valores sigui entes: 

o) Esfuerzos permisibles en el concreto de elementos presforzados 

Esfuerzos inmediatamente después de la transferencia y antes que ocurran 

los pérdidas por oontrocción y flujo pl6stico: 

compre'sión 

tensi6n en miembros sin re
fuerzo en lo zona de tensión 

0.60 f'ci 

Cuando el esfuerzo de tensión cclculodo excedo de este valor, se suminis-

tror6 refuerzo poro que resista lo fuerza total de tensión del con:reto, 'calculada en lo 

secci6n sin agrietar. 

En las expresiones anteriores, f 1
., en kgl cm2, es lar resistencia nominal o 

Cl 

compresi6n del concreto, determinado de acuerdo con 1.4.1 y IF.J, o la edad en que 

ocurre lo transferencia. Esto ocurre en concreto pretensodo cu01CÍO se cortan los ten-

done~ o se disipo lo presi6n en el gato, o 1 en postensodo 1 cuan~ se anclan los ten do-

nes. 

Esfuerzos bajo cargos muerto y viva de servicio: 

compresi6n ·0.45 flc 

tensi6n 2~ (In k~cm2) 
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concreto donde apoyan, deben revisarse bajo los dos condi cienes sigui entes: 

a) Un presfuerzo de transferencia de 0.85 fsr en los tendones y un esfuerzo 

de contacto en el concreto de f* ., donde fsr es el esfuerzo resistente nominal de acero 
Cl 

y f*. es lo resistencia nominal reducido o compresi6n del concreto cuando se aplico el 
Cl · 

presfuerzo. 

b) Un esfuerzo fsr en los tendones y un esfuerzo de oontocto en el concreto f~. 

5.4.2 Anclaje del acero de presfuerzo. 

El acero de presfuerzo debe cumplir con el requisito general de anclaje de 

3.1.1 a). Poro ello basto, en lo moyorro de los cosos, revisar las secciones m6s pr6xi-

mas a los extremos, en los cuales debo alcanzarse el momento resistente. 

5.4.3 Protección contra lo corrosión de tendones no adheridos 

Los tendones sin adherencia deben cubdrse totalmente con un material ode-

cuado que asegure protecci6n contra la corrosi6n • 
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los pérdidas por fri~ción en acero postensado estarán bosodos•en coefi-

cientes de fricción por desvioci6n occidental y por curvatura, determinados experimen-

talmente. lo expresión siguiente da, en función de los coeficientes mencionados, el 

valor de lo fuerzo, P0 , que' es necesario aplicar en el gato poro producir uno ten~ión 

determinada, Px, en un cierto punto x del tendón. 

donde 

p = p e (KL +,u. a) 
O X 

· K coeficiente de fricción por desviación occidental, por metro 

de tend6n 

L longitud del tendrón desde el extremo donde se une al gato has-

~ta el punto x, en m 

p. coeficiente de fricción por curvatura 

a cambio angular total en el perfil del acero de presfuerzo, desde 

el extremo donde actúa el gato hasta el punto x, en radianes 

e base de los logaritmos naturales. 

5.4 Reauisitos comolementarios . ' 

5.4.1 Revisión de las zonas de anclaje 

En los.zonos donde se anclan los tendones, seo por adherencia o con al-

gún dis¡x>sitivo mecánico, se proporcionor6 refuerzo_pora resistir los esfuerzos transver-

sales de desgarramiento que ohi se generan. 

Los dispositivos de anclaje de sistemas postensodos, asr como los zonas de ~~ 
, 
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l CONCEPTOS INTRODUCTORIOS 

La resistencia a tensión del concreto simple es muy 
1nferior a su resistencia a compresión. Para poder 
emplear el concr,eto simple en elementos que deben 
res1stir tensiones, es necesario encontrar una forma de· 
suplir esta falta de resistencia a tensión. Se puede 
lograr esto colocando acero de refuerzo en las zonas 
de los elementos estructurales donde pueden aparecer 
tens1ones, que es precisamente lo que se hace en el 
concreto reforzado convencional. Sin embargo, esta 
forma de proporcionar resistencia a la tensión presen
ta un inconveniente: aun cuando el refuerzo garantiza 
una resistencia adecuada, no impide el agrietamiento 
del concreto a niveles de carga relativamente bajos. 
Son b1en conocidos los efectos desfavorables de las 
grietas sobre la apanencia y durabilidad de los ele
mentos de concreto reforzado; de ahí que eliminar el 
agrietam1ento haya sido siempre una de las principales 

• Director trrrlico de l'rY!3{onadr» Mexlcaflo3, S. A. 
•• J. fe del a. ,:Jartatneflto técfllco, Prr3{onadru Mexlcaflr». S. A. 

preocupaciones de los proyectistas. Aunque ha habi
do diversos intentos para resolver el problema, la 
contribución más importante suele atribuirse al inge
niero francés Eugenio Freyssinet, quien convirtió en 
realidad práctica la idea de presforzar los elementos 
de concreto reforzado. Según Freyssinet (ref 1 y cap 
, 1 del Tomo 1 de la ref 2), presforzar un elemento 
estructural consiste en crear en él, mediante algún 
procedimiento, antes o al mismo tiempo que la aplica
ción de las acciones exteriores, esfuerzos tales que, al 
combinarse co_n los correspondientes a las cargas exte
nores, anulen los esfuerzos de tensión o los manten
gan menores que los esfuerzos permisibles de los 
materiales empleados. En otras palabras, lo que pre
tendía Freyssinet era eliminar totalmente las tensio
nes en el concreto, introduciendo una fuerza que 
creara esfuerzos de compresión que anulasen los de 
tensión_ 

Este concepto inicial del presfuerzo se ha ido mod1 ti
cando con el tiempo. T. Y. Lin dice que presforzar 
sigmf1ca la creación intencionada de esfuerzos, no 
para eliminar tensiones exclusivamenté, sino para 
mejorar el comportamiento general de la estructura 
(cap 1 de la ref 4). El presfuerzo se ut1liza para con
trolar no solamente el estado de agnetamiento, sino 
también el de deformación. De acuerdo con los cnte
rios modernos de diseño. incluso no se considera 
imprescindible elimmar totalmente el agrietam1ento. 
Así, el concreto presforzado puede concebirse Simple
mente como una modalidad del concreto reforzado 
ordinario, constituyendo el presfuerzo una solictta
ción artificial que introduce el proyectista en los 
elementos estructurales para alcanzar alguna finalidad 
que se estime ventajosa. 
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2. ILUSTRACION DEL PRINCIPIO DEL PRES
FUERZO 

dentemente, el concreto no puede resistir esfuerzos 
de tens1ón de esta magmtud. pero si a la m1sma v1ga 
de concreto se le aplica una fuerza ax1al de 20 ton, 
que produce esfuerzos de compresión umformes de 
100 kg/cm 1

• los esfuerzos de tens1ón en la f1bra mfe
rior se anulan, aunque los de compres1ón en la f1bra 
superior se incrementan a 200 kg/cm 1 (fig 1 8) En la 
fig 1 C se muestra la misma viga de concreto, pero con 
una fuerza de compresión igual a la mitad de la fuerza 
axial del caso exterior, aplicada en el límite del nú
cleo central. Así, la fuerza produce un momento de 

El pnnc1p1o del presfuerzo puede ilustrarse en forma 
elemental con los s1gu1entes ejemplos Considérese 
una v1ga de secc1ón rectangular, de concreto s1mple, 
l1bremente apoyada, como la mostrada en la fig lA. 
Supon1endo un comportamiento elástico, debido a la 
acc1ón de la carga exterior, la viga quedará sujeta en 
su sección crítica a esfuerzos de compresión y de 
tens1ón, en sus f1bras extremas, de 100 kg/cm 2

• Evi-
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s1gno contrano al producido por las cargas exteriores 
en la sección crítica. Las tensiones en la fibra infenor 
también se anulan. pero los esfuerzos de compresión 
en la f1bra supenor son iguales a la mitad de los es
fuerzos correspondientes en la viga de la fig 1 B. 

De lo anterior se deduce que para presforzar una v1ga 
de concreto, se debe aplicar una fuerza cuya magni
tud dapoñal':l dQ la g~gentm;idad de la fuerl;a do f:1fijQ, 

CARGA 

recto. que mdica un comportamiento lineal, se 1n1c1a 
en la reg1ón de deformaciones negativas, lo que srgni
fica que, debrdo a la accrón del presfuerzo, se produ
cen deformaciones hac1a arriba (contraflechas). que 
no se contrarrestan totalmente por el peso propró y 
algún porcentaje de la carga total. 

El punto 1 de la curva representa la condición de 
doformóeiOñ nula, en que las deformagigne& C.;grrll!l' 
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fuerzo con respecto al e¡e neutro Cuanto mayor es la 
excentnc1dad. menor es la fuerza de presfuerzo reque
rida 

3. COMPORTAMIENTO DE VIGAS DE CONCRETO 
PRESFORZADO Y CRITERIOS DE DISEÑO 

En general. una v•ga de concreto presforlado con 
presfuerzo excéntnco trcne una curva carga-defor
macrón ~amo la representada en la f1g 2. con un 
tramo práctrcamente recto y uno curvo · El tramo 

f'1 • MODULO DIE ROTURA A TENSIOI\I DEL CONCRETO 

fy =ESFUERZO DIE FLUENCIA 
fsu:. ESFUERZO ULTIMO DEL ACERO 

-NOTA 
LOS DIAGRAMAS DE LOS PUNTOS 2 Y :S AIEPRESENTAN 

VARIACIONES DIE !ESFUERZOS; LOS DE LOS PUNTOS 4Y 
S IIIUIESTRAI\I LAS FUERZAS DI!:L PAR INTERNO 

pendientes a las cargas exteriores quedan totalmente 
equilibradas por las producidas por el presfuerzo Esta 
cond1ción se presenta, por ejemplo, cuando la combi
nación de los esfuerzos deb1dos a cargas ex tenores y 
al presfuerzo produce un bloque de esfuerzos urH

formes en todas las secciones de la viga. 

El punto 2 de la curva resulta cuando los esfuerzos de 
tens1ón son nulos en la f1bra rnferior de la secciór 
crít1ca de la v1ga Durante mucho tiempo, los provee 
tistas de elementos de concreto presforzado cons•de
raron que no debería excederse esta condición. 
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S1 la carga se incrementa, se llega al punto 3, corres
pondiente a la carga de agnetam1ento, que se presenta 
cuando los esfuerzos de tens1ón en la f1bra inferior de 
la sección critica coinc1den con el módulo de rotura 
de concreto. Este es un punto notable en el compor
tamiento de los elementos de concreto presforzado, 
deb1do a que corresponde a la· imciac1ón del agrieta
miento. Una vez sobrepasada la carga de agrie
tamiento, las deformaciones dejan de ser proporcio
nales a las cargas y la curva carga-deformación exhibe 
un qu 1ebre marcado. 

El punto 4 corresponde a la carga que hace que el 
acero alcance su esfuerzo de fluencia. 

El punto 5 representa la resistencia de la sección, es 
decir, su capacidad máxima en flexión. 

En la gráfica se md1can sobre el eje vertical diversos 
estados de carga típ1cos, correspondientes a distintos 
estados de deformación y agnetamiento. 

-Idealmente, el d1seño de elementos de concreto pres
forzado debe basarse en el conocimiento de la curva 
completa carga-deformación. Si se puede predecir 
esta curva, el proyectista está en condiciones de 
d1mens1onar la v1ga, de manera que cuente con un 
grado de segundad a la ruptura predeterminado y que 
tenga un comportamiento adecuado baJO cárgas de 
serviciO. Así, comparando la resistencia que puede 
desarrollar una secc1ón con la carga de servicio que 
debe soportar, tendrá una idea del grado de seguridad 
con que cuenta. Conociendo las relac1ones entre las 
cargas y las deformaciones para d1st1ntos n1veles de 
carga, puede mantener las deformaciones probables 
de la v1ga dentro de valores convenientes. Análoga
mente puede lograr que el agnetam1ento no exceda de 
unos lim1tes que se cons1deren aceptables. 

Debe señalarse que un problema de espec1al dificultad 
en el estud1o del comportamiento de elementos 
estructurales presforzados es la pred1cc1ón de las 
var1ac1ones que experimenta el presfuerzo IniCialmen
te apl1cado, al transcurm el t1empo, como resultado 
de las características plásticas del concreto y del 
acero 

Los reglamentos de d1seño suelen dar recomenda
Clones específicas para el grado de segundad reque
ndo en d1stmtas cond1c1ones, y normas respecto a las 
deformac1ones y agnetam1ento adm1s1bles en distintas 
s1tuac1ones Es frecuente tamb1én que los reglamentos 
especlf1quen determinados esfuerzos perm1s1bles que 
no deben excederse bajo cond1c1ones de servicio de 
d1stmtos t1pos Esto es una forma ind1recta de lograr 
u · grado de seguridad razonable y evitar agnetamien
tos. El cnter1o de d1seño basado en esfuerzos permi-
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sibles es todavla muy común, pero se concibe la 
posibil;dad de desarrollar métodos de diseño basados 
exclusivamente en requisitos de resistencia, agrieta
miento y deformación. 

4. FORMAS DE APLICAR El PRESFUERZO 

El presfuerzo suele aplicarse mediante elementos de 
acero de alta resistencia llamados tendones. Menos 
frecuentemente, el presfuerzo se crea por med1o de 
gatos. A continuación se describen los Sistemas más 
comúnmente utilizados para aplicar presfuerzo 

4.1 Sistemas pretensados 

En los sistemas pretensados, los tendones se tensan 
antes del colado de los elementos. anclándolos en 
muertos de ancla¡e espec1ales. Cuando el concreto ha 
alcanzado suf1c1ente resistencia, se cortan los tendo
nes, 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 
compres1ón en el elemento 

Los sistemas pretensados se prestan a la producc1ón 
de elementos estructurales estandamados En general. 
el tamaño de las p1ezas no suele alcanzar proporc1ones 
muy grandes debido a los problemas de transporte 
desde los centros de producc1ón a la obra 

Las mstalac1ones para la producción de elementos 
pretensndos pueden ser de características muy distin
tas Fundamentalmente, consisten en una mesa donde 
se fabncan los productos, muertos de ancla¡e, moldes. 
gatos para tensar los tendones, grúas para el mane¡o 
de los productos prefabricados de concreto, moldes y 
equ1po especial para el manejo de tendones En algu
nas ocas1ones, también se cuenta con plantas de vapor 
para reduc1r la duración de los c1clos de fabricac1ón 
por med10 de curado acelerado 

4. 1. 1 Mesas de colado y muertos de anclaje 

Las mesas de colado para la producc1ón de elementos 
pretensados pueden tener características ll'\~Y vana
bies. depend1endo de la naturaleza de los· productos 
por prefabncar, la magnitud de las fuerzas de pres
fuerzo para las que haya que proporcionar ancla¡e. y 
las propiedades del suelo sobre el que deben apoyarse 
Un aspecto fundamental es reduc1r al rnírtlnlO los 
movimientos d1ferenc1ales de las instalaciones, a fm 
de ev1tar tener que hacer a¡ustes frecuente:s para con
servarlas debidamente mveladas. 

El dimensionamiento de las mesas se basa en la aplica· 
ción de los principios de la mgen1ería estructural y de 
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la mecán1ca de suelos. En las refs 5 (cap 1 O), 6 (Tomo 
1, cap 3) y 7 (cap 15), se describen distintos tipos de 
mesas de presfuerzo y se dan algunas indicaciones 
sobre su diseño. En la f1g 3 se muestra esquemática
mente una instalación típica. La longitud de las mesas 
oscila entre 40 y 200 m, aproximadamente, pudién
dose cons1derar 100 m como valor promedio. Se q1s
tmguen tres tipos de mesas de colado: fijas, portátiles 
y moldes que actúan como mesas. 

Mesas fijas 

a) Muertos de anclaje que resisten por sí solos todas 
las fuerzas de presfuerzo (f1g 4A). En esta alternativa, 
los muertos res1sten las fuerzas de presfuerzo exclusi
vamente por su propio peso y las reacciones del terre
no, pudiéndose mclu1r entre estas el empuje pasivo y 
la fricción entre el muerto y el suelo. La losa no t1ene 
más función que la de proporcionar una superficie de 
trabajo. Un mconveniente de esta alternativa es que la 
losa y los muertos pueden tener movimientos rela
tivos entre sí de importancia,_ que pueden ocas1onar 
d1f1cultades en la producción. Sin"embargo, cuando el 
terreno es bueno, es una de las soluc1ones más con
venientes por su sencillez. 

b) Muertos de anclaje piloteados (fig 48). Una vanan
te de la alternativa anterior cons1ste en proporc1onar 
estabilidad a los muertos de anclaje por med10 de 
prlotes. Esta solución puede ser adecuada en caso de 
que los terrenos sean malos. La losa tampoco cumple 
aquí una func1ón estructural 

e) La losa actúa como una columna (frg 4C) Las 
d1mensrones de los muertos de concreto pueden dis
minuirse sr se hace que la losa que forma la mesa 
actúe como una columna con capac1dad suficiente 
para trarsmrtrr las cargas de presfuerzo Tambrén en 
este caso puede haber mov1m1entos relatrvos que oca-

1 1 
--~ 

sionen problemas de fabricación, como en la mesa 
descrita en a). Deben investigarse los efectos de esbel
tez bajo la acción de las fuerzas de presfuerzo, aunque 
por regla general el peso propio de la losa es suficiente 
para que esto no constituy~ un problema. 

d) Losa monolftica con los muertos de anclaje (fig 
40). En este caso, la losa y los muertos de anclaje 
forman un conjunto monolítico. La ventaja de este 
t1po de solución es su gran rigidez, quedando reduci
dos a un mínimo los problemas qebidos a movimien
tos drferenciales. Esta variante está indicada cuando el 
terreno es malo. 

Mesas portátiles 

En algunas ocasiones puede ser interesante hacer una 
planta provisional cerca de la obra donde se van a 
consumir productos prefabricados. Esto se justifica 
cuando no existen plantas de prefabricación próximas 
y cuando el volumen de la obra es lo suficientemente 
importante. Para que resulten económicas, estas plan
tas deben estar constituidas por elementos recupera
bles en el mayor grado posible, con el fin de que 
puedan utilizarse repetidas veces en obras distintas y 
se reduzcan así los costos de amortización. Se han 
propuesto muchas variantes de mesas portátiles para 
presfuerzo, algunas de las cuales se describen a conti
nuacrón 

a) Mesas de elementos precolados que se unen po1 
medro de tendones de presfuerzo (fig 5). Las piezas o 
dovelas que constituyen- las mesas, se hacen de un 
tamaño que pueda transportarse fácilmente. Pueden 
un1rse mediante tendones de presfuerzo alojados en 
duetos prov1stos en las piezas. Una vez terminac~o la 
obra, este t1po de mesa puede desmontarse fácilmentr 
para ser transportada a otro lugar. En esta alternatrva, 
las dovelas resisten las fuerzas de presfuerzo al mismo 
trempo que proporcionan una superficie de trabajo. 
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@LOS MUERTOS DE ANCLAJE RESISTEN 
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@EL FIRME ACTU.A COMO COLUMN/1 

@LOSA MONOLITICA CON LOS MUERTOS 
_ DE ANCLAJE 

Fig4. 

b) Mesas de estructuras de acero (f1g 6) Puede pro
porcionarse un ancla¡e a las fuerzas de presfuerzo por 
med10 de bast1dores formados por estructuras desar
mables de acero. Esta alternativa impl1ca menos costo 
de transporte, cada vez que la mesa es trasladada para 
su mstalac1ón en una nueva obra, por el menor peso 
de los elementos que la mtegran. 

Moldes con capacidad para resistir las fuerzas de pres
fuerzo 

Una soluc1ón que puede resultar conveniente en algu
nos casos. cons1ste en utilizar moldes que tengan 
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suficiente resistencia para que las fuerzas de presfuer
zo puedan anclarse contra los moldes m1smos Dos 
pos1bles vanantes son las sigUientes 

a) Moldes de concreto forrados de lámma (f1g 71 
Algunos elementos estándar pueden fabncarse en 
moldes de concreto forrados de lámma. La lámina. 
que se utll1za ún1camente para asegurar un buen 
acabado, puede ser de cal1bre relativamente ba¡o Las 
fuerzas de presfuerzo c;on resistidas per el concreto 
Suelen prever~e duetos para vapor o agua cal1ente a 
fin de acelerar el fraguado. 

b) Moldes metálicos (fig 8). Tamb1én es pos1ble hacer 
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ESTRUCTURA ANCLADA EN LA 
MESA DE COLADO PARA 

DESVIAR HACIA ABAJ:...:O'------' 

moldes metálicos QuP. tengan suf1ciente ngidez para 
res1st1r las fuerzas de presfuerzo por sí solos. Esta 
soluc1ón suele ser cara, pero t1ene la ventaja de que 
puede desmontarse y transportarse sin gran costo, 
debido a su l1gereza 

Dispositivos para desviar tendones 

En general, por sencillez constructiva, los elementos 
pretensados se fabncan con tendones rectos Algunas 
plantas presforzadas cuentan con dispos1t1vos que 
perm1ten desv1ar los tendones de tal forma que sus 
trayectorias se a¡usten a las necesidades de momentos 
en la forma más ef1c1ente pos1ble En la fig 9 se mues
tra esquemáticamente una mesa de colado para 
produr.1r elementos con tendones s1gu1endo trayecto
nas quebradas, así como detalles típicos de procedi
mientos para lograr los qu1ebres. En el cap 1 O de la 
ref 5 se truta este tema más ampliamente. 

------ESTRUCTURA PARA DES-
VIAR HACIA ARRIBA 

Frg 9. 

4.1.2 Dispositivos de anclaje 

Los tendones se sujetan en los muertos de ancla¡e por 
medio de mordazas que, en general, utrlrzan el prrnci
pio de la cuña o la frrcción, o una combrnacrón de 
ambos recursos. En la fig 1 O se presentan algunas 
variantes. usuales. Existen anclajes para un solo alam
bre o tof.ón {figs 10a y 10b), para dos alambres (fig 
10c) o para un haz de alambres (fig 10d). En la mayo
ría de las plantas de pretensado, los tendones se ten
san individualmente. Srn embargo, en algunos casos se 
est1ran y anclan grupos de tendones Simultáneamente 
Todos los tendones de una mesa pueden tensarse 
srmultáneamente, por med1o de dispositivos como les 
que se presentan en la f1g 11. 

4. 1.3 Formas de tensar 

El método más utilizado para estirar los tendones se 
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D[ ANCLAJE FIJO 

CUÑAS MOVIL[S DUUADAS 

lEN DOS PIEZAS 

E ANCLiiiJE FIJO 

Ffg 10. 

basa en el empleo de gatos h1drául1cos de distmtos 
t1pos Los gatos pueden ser de capac1dad relativa
mente pequeña, cuando se estiran los tendones Indivi
dualmente. o llegar a tener capac1dades de varios 
c1entos de toneladas. cuando se est1ra un grupo de 
tendones grandes El control del presfuerzo aplicado 
se real1za m1d1endo la longitud estirada directamente 
y por med1o de los manómetros que suelen estar 
ad .. ,Jtados a los gatos. En la f1g 1 2 se muestra un gato 
h1drául1co -típ1co para tensado individual de tendones. 

Algunas plantas emplean sistemas con gatos mecá
nicos de distmtos tipos, basados generalmente en el 
principio del tornillo. como en la instalación represen 
tada esquemáticamente en la fig 13. En algunas ins 
talaciones se recurre a sistemas de contrapesos (fig 
14). 

4.1.4 Métodos de colado y cimbrado 

Pueden distinguirse dos maneras fundamentales de 
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fabncar elementos de concreto En una, los moldes, 
que generalmente son metálicos, permanecen sobre 
las mesas de colado, y el concreto es llevado hasta 
ellos por med1o de botes transportados por grúa, 
bandas, bombas o vehículos especiales. El v1brado del 
concreto se real1za con vibradores de inmersión o de 
molde, o combinaciones de ambos. Para ciertos 
elementos senc1llos, tales como placas de distmtos 
t1pos para sistemas de p1sos o de muros, resulta 
económ1co y efic1ente util1zar una especie de molde 
deslizante, que depos1ta el concreto por extrus1ón La 
mstalación cons1ste en una tolva de concreto móvil 
que coloca, v1bra y moldea el concreto. En la f1g 15 se 
muestran esquemáticamente las características esen· 
c1ales de un equ1po de esta clase. 

CABLES POSTENSADOS RECTOS 

f ...... 
CABLES POSTENSADOS CURVOS 

c1ón del tensado En algunos casos se forman duetos 
dentro de los elementos de concreto por med10 de 
mangueras o algún otro sistema, y los tendones se 
enhebran en los duetos después que el concreto r 
endurec1do 

Una vez tensados los elementos, en la mayoría de los 
casos se inyecta lechada en los duetos, para que en 
cond1c1ones de serv1c1o exista adherencia entre los 
tendones y el concreto. Cuando se ha apl1cado la 
deformación necesana al tendón, los gatos se ret1ran y 

los tendones quedan anclados mediante dispositivos 
especiales. Las trayectorias de los tendones pueden 
ser rectas o curvas (f1g 17). Los diversos tipos de 
anclaje que se ut1l1zan en los sistemas postensados 

1 

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

4.2 Sistemas postensados 

En los ststemas postensados. el concreto se cuela o 
depos1ta en los moldes antes del tensado de los tendo· 
nes, que se efectúa por med10 de gatos h1drául1cos 
que reacc1onan contra el concreto Esta operac1ón 
puede hacerse desde un solo.extremo, como se tnd1ca 
en la f1g -16. anclando él tendón med1ante un dispo· 
s1t1vo espec1al en el ex tremo contrano, puede tamb1én 
tensarse desde ambos lados por med10 de dos gatos. 

Al fabncar la pteza. los tendones se alojan dentro de 
dueto~ colocados en forma conventente, que ev1tan 
que queden adhertclos al concreto durante la opera-

Fig 17. 

pueden cons1st1r en uno de los cuatro procedimientos 
s1gutentes, o en alguna combinac1ón de ellos. 

1. Aproyechando el pnnctplo de la cuña, así como la 
fncc1ón entre las cuñas y los tendones. 

2 Apoyando directamente el tendón sobre una placa 
por med1o de un engrosamiento formado en el extre· 
mo de los tendones. 

3. Usando dispositivos a base de rosca. 

4. Doblando los tendones. 

La forma en que estos proced1m1entos de anclaje han 

í45 



CONO 1', 1 
HEMBRA 1 '-, 

--.._ : ;---._ A 

'l--. 
1 -, UCTO 

TORONES 

\ 

CONOS METAL.ICOS 

PARA 12 T 1/2 PULG 

p 0( 

C O MACHO Ay.!._O 

T i;_---:::· -· r·~ =~= ----~ le ·---~ 
1 

• ·~7/T ' 1 • i 
¡ ~~~ ¿¡cAz.-., -~~-~~A -'22!!!J!!!!!V!22-~ 

~ ~ ~ CONO MACHO 
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ZUNCHADO PARA_ CABLES 

12 ~ 5 MM. y 12 ~ 7 MM. 

oucio 

CONOS DE ANCLAJE 

CONO HEMBRA ~ 

AH 

.J' 

.. 

,A 

DIMENSIONES MATERIAL 

CABLE A MM 8 MM 

~· A 

. , . 

t-~ 
12 ~ ~MM lOO 96 CONCRETO 

12 ,. 7 MM 12 o 120 CONCRETO 

12 T 1/2" 12 7 135 METALICO 1.-74:Jil1 
CARACTERISTICAS DE LOS CABLES 

NOMEN--~ NUMERO OIAMETRO AREA NO- CAPACIDAD PESO DEL O lAME T RO 
CLATURA DE ALAM O COMERCIAL MINAL DEL ULTIMA , CABLE POR INTERNO 
DEL CABLE TOllONES DEL CABU: CABLE EN TON IIL, EN l<G DEL OUCTO 

12 ,. 5 MM 1 2 ~ MM 255 58 8 1-9 27 MM 
12 ~ 7 MM 1 2 7 MM 462 69 2 5. 7,. n MM 

•l T 1/l' 1 2 1/2" 1120 196 o 9.2 58 MM 

Flg 18. 

s1do utll1zados en d1versos Sistemas, puede aprec1arse 
en las descr1pc1ones de los s1stemas más comunes en 
Mex1co. que se presentan a continuación, JUnto con 
datos sobre sus pnnc1pales características 

emplea cilmdros y cuñas hechos de concreto El inte
nor de los cilindros es cónico, de tal manera que los 
alambres quedan sujetos por medio de una cuila cóni
ya estriada, que se introduce en el Cilindro mediante 
P,resión apl1cada con el mismo gato empleado para 

En las refs 2 a 10 se encuentra mformac1ón adicional 
sobre estos y otros s1stemas 

_. 2.1 Sistema Freyssinet (fig 18) 

Para tendones formados por alambres. este sistema 
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tensar. Generalmente, el cilindro se ahoga dentro del . ' 

concreto, de manera que queda apañado con las caras 
extremas de los elementos presforzados. Para tendo
nes a base de torones, 'se emplean cuñas y cilindros 
metálicos. • 



4.2.2Sistema BBRV (fig 19) 

Este s1stema es de origen su1zo, y fue el pnmero en 
que se utiliZÓ un anclaje a base de botones en los 
extremos de los alambres, en forma de cabezas de 
remache, apoyados directamente sobre un elemento 
de anclaje de acero, que a su vez descansa sobre una 
placa de distribución, tamb1én de acero, ahogada en el 
concreto. El ensanchamiento del extremo de los alam
bres se logra en frío, por med1o de ut:l equipo especial. 
Se deben tomar precauciones especiales para que 
todos los tendones tengan la longitud correcta. El sis
tema BBRV facil1ta notablemente el anclaje y permite 

AIIIILLO ACSCAOO 

" 

tensar un gran número de tendones simultáneamente 
El ajuste de la fuerza de presfuerzo se logra med1ante 
una rosca en el elemento de anclaje. En v1gas tensadac 
por un solo lado, pueden usarse anclajes a base ( 
placas, como el mostrado en la figura. 

4.2.3 Sistema Prescon (fig 20) 

Fue desarrollado en Estados Unidos de Norteaménca 
Es muy semejante al sistema BBRV, d1f1ere de este 
únicamente en el ajuste del presfuerzo, que se logra 
por med10 de placas de acero en lugar de la rosca 
empleada en el SIStema su1zo. 

.. 
DIE AJU'T[ f' .. 

o '-, 

PLACA DIE 

BARRIL 

IIIITERIOR Y 

e 
~--------------4 

/ 
=--=--_ __:&.:..:8:...:0:..¡: O N A O O S 

ANCLAJE 
AHOGADO 

CARACTERISTICAS 
DEL ANCLAJE 

DIMENSIONES 

CABLE A MM B MM e MM 

M· :10-22 ji!> 160 144 500 a 660 

220 1!>6 500 a 660 

270 181 500 o 660 

M- 50- 12 ¡1 7 160 144 500 o 600 

M·I00-24jl 7 220 1!>6 500 o 600 

M-150-.H- 7 270 181 500 o 600 

CARACTERISTICAS DE LOS CABLES 

NOIHN - NUMERO OlA METRO AREA NO- CAPACIDAD PESO DEL OlA METRO 
CLATURA- DE COMERCIAL t.IINAL DEL ULTIMA, CABLE POR INTERNO 
DEL CABLE ALAMBRES DEL CABLE CABLE EN TON Ml, EN KG DEL OUCTO 

M- 50 z 2 :; MM 430 7 1 o 3 4 30 

M-100 44 5 MM 864 14 3 o 6 8 50 

IM-1 !i O 6 4 5 MM 12 o 5 199 o 9 9 60 

M- 5O 1 z 7 MM 4 62 6 9.2 3 7 30 

1M 100 2 4 7 "'"' 940 141 o 7 3 50 

1.1·150 3 4 7 MM 13 1 o 197.0 10 4 60 

Fig 19. 
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4.2.4 Sistema VSL (fig 21) 

Desarrollado tamb1én en Su1za, aunque con posteno
ndad al BBRV, este s1stema se basa en el prmc1pio de 
cuña y fncc1ón. Los tendones quedan anclados en un 
elemento de ancla¡e con perforaciones cón1cas para 
cada alambre o torón. El elemento de ancla¡e cuenta 
con una rosca para hacer ajustes, lo m1smo que en el 
ancla¡e 8BRV. En el e~tremo fi¡o, los tendones pue
den anclarse doblándolos, como se indica en la f1gura. 

CARACTERISTICAS DE LOS CABLES 
NOMENCL A NUMERO OlA METRO AREA.NOMI· CAPACIDAD 
TURA CAIU DE COME!li:IAL NAL DEL CA ULTIMA, 

* M o G ALAMBFlES DEL CABLE BLE ,EN MM¡ EN TON 

4 4 7 MM 1 !l 4 2 3 1 

!l !l 7 MM 1 9 <? 2 8 8 

6 6 7 Mili 2 3 1 3 4 7 

7 7 7 MM 2 6 9 4 o 3 

8 8 7 MM 3 o 8 4 6 2 

9 9 7 MM 3 4 6 !l 2 o 

1 o 10 7 MM 3 ~ !l !l 1 a 
1 1 1 1 7 MM 4 2 3 6 3 2 

1 2 1 2 7 MM 4 6 2 6 9 2 

1 3 1 3 ., 7 MM !l o o 7 5 o 
1 4 1 4 7MM !l 3 9 8 o 7 

1 5 1 !l 7 MM 5 7 7 8 6 3 

1 6 1 6 7 MM 6 1 6 9 2 1 

CARACTERISTICAS DEL ANCLAJE 

4.2.5 Sistema CCL (fig 22) 

Es de or 1gen inglés Al 1gual que el Freyssinet, utiliza 
el pnnc1pio de cuña y fricción, pero anclando indivi
dualmente cada tendón por medio de un sistema de 
cuñas y cilindros. En este sistema se deben tensar uno 
por uno todos los alambres que forman el tendón. 

4.2.6 Sistema Ramza (fig 23) 

Este sistema, de patente mexicana, ha sido desarro-

LPRESCO~ 

B 

1 

,.. e ~ 
~ 

1 1 
1 1 o 

PESO DEL OlA METRO 
CABLE POR INTERIOR 
ML,ENKG DEL DUCTO 

1 2 8 ' 4 8 

1 6 o 4 8 

1 9 2 4 8 

2 2 4 4 8 

2.!1 6 4 8 

2.8 8 4 8 

3 2 o 1 4 8 

3 !l 2 4 8 

3 7 o 4 8 

4 1 6 !l o 
4 4 8 5o 

4 8 o '1 n 

:'> 1 2 !l o 

OI""ENSIONES DIMENSIONES 
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CA 9l E A .... B MM e MM o MM CAHLE A MM 8 MM 

4 1 o 1 1 !l 2 1 o 1 • 6 3 1 1 G 1 2 7 2 1 !l 

!l 1 o 1 1 !l 2 1 o 1 6 3 1 <? G 1 5 2 2 o 3 

6 1 o 1 1 5 2 1 o 1 6 3 1 3 G 1 :'> 2 2 2 7 

7 1 o 1 1 7 8 1 o 1 6 3 1 4 G 1 5 2 2 4 o 

B 1 o 1 1 7 8 1 o 1 7 6 1 !l G 1 !l 2 2 54 

9 1 2 7 190 1 o 1 7 6 1 6 G 1 :'> 2 2 7 9 

10 ' 1 2 7 2 o 3 1 o 1 7 6 

* M= ALAMBRES NO INYECTADOS, PROTEGIDOS CON PAPEL 
G =ALAMBRES CUBIERTOS CON OUCTO PARA INYECCION 

e MM 0 MM 

1 o 1 7 6 

1 o 1 7 6 

1 5 2 8 9 

1 !l 2 89 

1 5 2 8 9 

1 5 2 8 9 

Fig20 
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CON ORIFICIOS CONI

COS PARA ANCLAR 
INDIVIDUALMENTE 
ALAMBRES O TORONES 
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CARACTERISTICAS DE LOS CABLES 

NOMENCLA NUMERO DIAMETRO AREA NOMI- CAPACIDAD PESO DEL DIAMETR~ 
TURA DEL DE COMERCIAL NAL DEL CA· ULTIMA, CABLE POR INTERIOR 
CABLE TORONES DEL CABLE BLE,EN MM 2 EN TON M L, EN I<G DEL OUCTO 

5-1 1 1/2 93 16 3 o 7 1Ba20 MM 

5-3 3 1 1 2" 279 4 B B 2 2 35a40 1.11.1 

5-., 7 1 1 2" 6 51 114 o 5 1 45a:-o MI.! 

5 -12 12 1 1 2" 11 16 196 o B 8 60a67MI.I 

5- 19 19 '1 2" 17 6 7 310 o 1 3 9 75 a 82 MM 

5-22 2 2 '1 2" 2046 3~6 o 16 1 BOa B7 MM 

TROMPETAS DE ANCLAJE 
ESPIRAL 

--'1 

DIMENSIONES DE TROMPETAS (MM) 

CABLE A 

5-1 
1---- 1--

7 5. 75 

5-3 125• 125 

5-7 200. 200 

5- 12 250. 250 

5-19 475 a 4T5 

5-22 550.550 

liado recientemente por el lng Ramíre; Zamorano 
Se ha util11ado con éx1to en estructuras c1viles Impor
tantes De características or1gmales. dlf1ere consldera
bleml:!nte de los descr1tos en los InCISOs antenores Se 
basa en la ex trus1ón en frío ele un casquillo metál1co 
en torno del tendón por anclar. la ex trus1ón se efec
túa mediante una prensa y unos dados de diseño 
espec1al La su¡ec1ón se logra por la mcrustac1ón, 
entre el casquillO y el acero dr. presfuerzo. de un ma
tenal de mayor clurc;a que ambos. el cual se coloca 
de manera que al reai1Larse la ex trus1ón se obt1ene 
una l1ga mecán1ca. s1milar a la lograda entre torn1llo y 

B e 
90 1 2 7 

90 15 9 

90 22 2 

90 31 7 

105 50 B 

1 1 5 

o 
15 2 4 

17 7 b 

22 8 f, 

254 o 

27 9 4 

304 8 

E 

-
95 

9~ 

12.7 

15 8 

1 58 

MALLA DE 
ALAMBRE e,__! ~u_ 

VISTA SUPERIOR 
ANCLAJE CON CABLES 

DOBLADOS 

tuerca por med1o de una rosca. El s1stema se descnbe 
con detalle en la ref 12 

4.3 Sistemas especiales 

Ex 1sten ot,ros proced1m1entos menos comunes para 
presforzar elementos de concreto, algunos de los cua
les se descnben brevemente en lo que s1gue 

4.3. 1 Presfuerzo por medio de cementos expansivos 
(refs 13 a 15) 

El presfueuo se logra empleando una mezcla de 
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CARACTERISTICAS DE LOS CABLES 

NOMENCLA NUMCRO DI A METRO AREA NOMI CAPACIDAD 

TURA DEL DE COMERCIAL NAL DEL CA· ULTIMA, 

CABLE ALAMBRES DEL CABLE BLE ,EN M J EN, TON 

8 ~ 5 B 5 M Y 1 S 6 2 S 1 

8 " 1 8 1 M M 5 o 1 4 6. 2 

8 " S/16" B S/16" 2 9 1 S 2. O 

805/8" 8 3/8" 4 1 2 1 2 o· 
8 rJ 1/2 " 8 1/2" 1 4 o 1 2 9 o 

12 1!! 5 1 2 S M 1111 2 3 S 5 8- 8 

12 1!! 1 1 2 1 .. .. 4 6 2 6 9 2 

12" S/16. 1 2 S/16" 4 4 1 1 8 2 

12 1!! .Y8" 1 2 3/8" 6 2 o 1 O B o 
12 0 1/2 .. 1 2 1/2" 1 1 2 o 1 9 6 o 

cementos portland y alummofémco. que t1ene la 
proptcdad de hacer que el concreto aumente de volu
men Los tendones, que se de¡an ahogados en el 
concreto. restrtngen la dllatac1ón. Esto 1nduce esfuer
LOS de tens1ón en los tendones y esfuerzos de compre
Sión en el concreto 

4.3.2 Presfuerzo eléctrico (refs 14 y 16) 

Lus tendones utll1zados en este procedimiento suelen 
sür varillas l1sas cub1ertas con material termoplástico, 
que se deJan ahogadas en el concreto como s1 se trata-
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M L ,EN KG 

1- 2 5 

2- 4 2 

2 . 3 6 

3 2 6 

S 90 

1 8 5 
3 63 

3 S 4 

4 9 o 
8 . 8 o 

Flg 22. 

ra de refuerzo convencional. Una vez que el concreto 
ha fraguado. se Introduce en los tendones una corrien
te; eléctnca de ba¡o voltaje y alto amperaje El aumen . 
to de temperatura producido por la corriente eléctrica : 
t1eme dos efectos importantes. a) ablanda el matenal : 
de revest1m1ento de los tendones permitiendo el libre· 
movimiento de estos dentro del concreto. b) aumenta 
la longitud de los tendones. Cuando los tendones han 
alcanzado la long1tud requenda, se anclan en los. 
extremos de la pieza por presforzar mediante dispos1-' 
tivos a base de rosca. Cuando las barras se enfrían. 
tienden a recuperar su tamaño original, lo que induce 
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un estado de esfuerzos de compres•ón en el concreto 
Al m1smo t1empo, el matenal de revest1m1ento de los 
tendones se sol1d1f1ca, restableciéndose la adherencia 
entre los tendones y el concreto 

En real1dad. este método es una vanante del posten
sado, ya que el concreto debe haber endurec•do antes 
de la apl1cactón del presfuerzo 

4.3.3 Presfuerzo por embobinado (refs 14 y 17) 

Este procedimiento es de IJSO común en la Un1ón 

B 

MM 

10 

10 

20 

20 

- 30 

30 

40 

40 

DIMENSIONES 

E 
L 

L·l L-2 
IIIIM 

IolM MM 

lO 80 1 ~o 

10 80 ·~o 

lO 1 o o 200 

10 80 1 ~o 

1 ~ 1!10 2~ o 

·~ 80 20 o 
2 ~ 200 4 o o 
2~ 80 2~0 

L-3 R·Z 

MM MM 
<'00 60 

2 00 60 

2 ~o 80 

2~0 ~o 

4 00 TO 

4 00 90 

6 00 1 60 

600 1 30 

R 

R- 3 

M t.! 
1 1 o 
1 1 o 
1 3 o 
1 ~o 

220 

290 

360 

480 

@A 
HAZ DE ALAMBRES, 
TORO N O CABLE IN DI -
V ID UAL, EN PERFORA- • 
CION CENTRAL 

@e 
HACES DE 7 ALAMBRES 
TORONES O CABLES IN· 
DIVIDUALES EN PERFO
RACIONES MULTIPLES 

Sov1ét1caJ Se trata de una variante del pretensado, que 
perm1te lograr trayectonas complejas de los tendones. 
grac1as al empleo de plataformas g1ratonas. El pnnct
plo del Sistema se muestra esquemáticamente en la f1g 
24 Apl1cac1ones t íp1cas son la fabncación de placas 
con presfuerzo en dos sent1dos y de armaduras 

4.3.4 Presfuerzo circular (refs 18 a 20) 

Se util1za en estructuras Circulares tales como tan
ques, depósitos para denvados del petróleo, silos o 
tuber las: Los tendones se colocan de manera que 
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PARA 

MECANISMO 
PARA TENSAR 

TEN DON 
ELEMENTO PRESFORZADO 

rodeen a la estructura, zunchándola. El presfuerzo 
creado por este proced1m1ento contrarresta los esfuer
zos de tens1ón producidos por los empujes rad1ales 
ejercidos por los 1 íqulcJOS o matenales almacenados. 

Ex 1sten dos formas de presforzar rec1p1entes circula
res. En la pnmera, los tendones cons1sten en tramos 
de cables relativamente cortos, que se dejan ahogados 
dentro de duetos en el concreto. Como en las estruc
turas postensadas lmeales, los tendones se anclan en 
lugares convenientes, una vez tensados (f1g 25). 

En la segunda alternativa, se emp1eza por formar los 
muros que constitUirán las paredes del recip1ente, sea 
con concreto reforzado colado en el lugar, sea con 
p1ezas prefabnqldas El presfuerzo se crea por medio 
de un cable contmuo que se enrolla en torno a la 
estructura med1ante un d•spos,tiVO que mant1ene al 
cable en tens1ón durante su colocac1ón. Una vez colo
cado. se protege apllcqndo una capa protectora de 
concreto, generalmente.a base de algún proced•m•en
to neumátiCO (f1g 26) 

' 
En la fabncac1ón de tuberías presforzadas, tamb1én se 
ut1l1zan tendones contmuos Sm embargo, en este 
caso los CJbles se enrollan en tOrnO a las tuberías 
hac1endo que éstas g•ren, lo que requ1ere el empleo de 
1nstalac•ones bastante compl1cadas 

4.3.5 Presfuerzo externo 

En algunos casos resulta conven1ente prescmd1r de los 
tendones y apl1car el presfuerzo por algún med1o 
externo Un e1emplo es el de los pav•mentos para 
aeropuertos. que en ocas•onr>c: se han presforzado por 
med•o de gatos. estos se hacen reaccionar contra 
r, .~ertos constru•dos para este fm. como se Ilustra 
esquemáticamente en 1t'a f1g 27 Una vez apl1cado el 
presfuerzo, los gatos pueden ret1rarse. sustituyéndose 
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POSTENSAOO 

por algún elemento ríg1do que mantenga las deforma
Clones impuestas inicialmente. Cuar~do se utiliza este 
s1stema, debe preverse alguna forma de volver a apli
car los gatos en caso de que sea necesano hacer ajus
tes por las pérd1das que pueden haberse producido r11 
el presfuerzo m1cialmente aplicado 

4.4 Comparación entre el pretensado y el postensado 

La elecc1ón de uno u otro sistema .de presluerzo está 
cond1c1onada por consideraciones técn1cas y econó
micas y dependerá de las circunstancias particulares 
de cada caso. A continuación, se reseñan algunos de 
los factores que deben tenerse en cuenta al comparar 

al ternat 1vas. 



El pretensado, que por lo general requ 1ere mstalaclo
nes bastante costosas, es apropiado para la fabncac1ón 
de elementos estándar en forma repet1t1va. La posibi
lidad de ut1l1zar s1stemas altamente industrializados 
puede s1gnif1car economías Importantes, siempre que 
el volumen de fabricación sea lo suf1c1entemente gran
de y uniforme. El tamaño de los elementos 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 

Fig 26. 

transporte y montaje y la dificultad de lograr uniones 
adecuadas entre los elementos prefabncados. 

El postensado implica costos adicionales por conce¡: 
to de anclajes, duetos e myección de duetos. Se presta 
a la construcción de estructuras monolíticas de gran
des proporciones. Así, gracias al control sobre defor
maciones que pueda lograrse a través del uso del pres
fuerzo, es ahora posible alcanzar claros de más de 100 
metros en estructuras postensadas para puentes y 
techos. 
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\ 

\ 
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153 



4.5 Conclusiones finales 

El uso del presfuerzo, en sus dos vanantes de posten
S<ldo v preh'nsado. ha e' tend1do notablemente el 
campo de apl1cac1ón del concreto reforzado al me¡o
rar el comportamiento de este en lo que se ref1ere 
tanto a agrietamiento como a deformación. Gracias al 
presfuerzo, se pueden salvar claros antes mconcebl
bles en estructuras de concreto reforzado con estruc
turas relativamente l1geras y esbeltas. (Se vislumbra la 
pos1b1ildad de alcanzar claros de 500 m en puentes de 
carreteras.) En efecto, el presfuerzo ha ampliado el 
campo de aplicación del concreto a casos que- antes 
eran del domm10 exclus1vo del acero Por últ1mo, 
como ventaja adicional, puede c1tarse la reducción en 
los consumos de acero respecto a estructuras de con
creto reforzado convencionales equ1valentes, gracias a 
la alta res1stenc1a de los aceros de presfuerzo. 
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Cálculo del refuerzo en los extremos debido al anclaje de 

los cables. 

pi = 291,000 kg 

e/h = 57.5o = o.3a3 
150 

e = 57.50 h = 150 cm 

= 0.40 

Tomando en cuenta el diagrama de Khachaturian 

y Y/h M/Pe M (kg x cm) 

15 0.10 +0.05 837,000 

30 0.20 -0.08 -1'340,000 

45 0.30 -0.17 -2'845,000 

60 0.40 -0.20 -3'345,000 

75 0.50 -0.18 -3'010,000 

90 0.60 -0.14 -2,340,000 

105 0.70 -0.09 -1'505,000 

120 0.80 -0.04 - 670,000 

135 0.90 -0.01 ---
150 1.00 -o.oo ---



DIAGRAMA: 

( 4 X 2.10 X 10 6 {350 X 0.01 :1/2 
fs = O. 71 ) = 

.,_~3.;;.3..;. • ...;;.4 ~5 --........ = 
1.50 - 0.40 

33.45 
1.10 = 30.40 Ton 

- 2 

8.40x18.70x101t 
1.22 ' 

As nec 
30.40 = = 1.135 26.80 cm2 considerando estribos • 1/2" 

2 ramas No. estribos = 26.80 
2.44 = 11 estribos 

Los estribos se colocarán en una· longitud de 80 cm. 

con una separaci6n de 7 cm, colocando el primero a -

2.50 cm del extremo de la trabe. 
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ANCLAJE DE PRE~FUERZO. 

El presfuerzo crea esfuerzos considerables en las zonas -

de anclaje los cuales si no se toman las precauciones adecuadas 

puede ocasionarse fallas en el elemento presforzado, esta falla se 

manifiesta por medio de grietas longitudinales visibles en los ex 

tremas de las piezas. Fallas notables han aparecido en vigas pr~ 

tensadas en las cuales se ha omitido el refuerzo vertical en la -
pieza. 

, Es un problema difícil el poder determinar la magnitud de 

los esfuerzos y las condi~iones son diferentes si la viga es pre

tensada o postensada, en la fig. 1-a, se mue,stra el diagrama de -

cuerpo libre de todas las fuerzas que intervienen en el extremo -

de una viga de concreto pretensado de secci6n rectangular y en la 

fig. 1-b, se muestra un diagrama similar pero para una viga poste~ 

sada, de las figuras se puede observar que las fuerzas que actaan 

en el concreto en los extremos son fuerzas de transferencia del -

presfuerzo y la reacci6n vertical del apoyo, además en dicha sec

ci6n aparecen esfuerzos cortantes y normales que no están dibuja

dos. De las fuerzas anteriores la que produce efectos críticos -

es la de transferencia que normalmente es varias veces mayor que

la reacci6n vertical del apoyo. 

El problema consiste en determinar los esfuerzos creados

eu las zonas de anclaje por las fuerzas mostradas en las figuras

l-a y 1-b. Est~ concentraci6n que se desarrolla en los extremos

de la viga se considera en una longitud igual a un.pe;alte de la
secci6n, más allá de este peralte se cqnsidera que el~presfuerzo

se ha transmitido y que los efectos de concentraci6n de e,sfuerzos 
son despreciables. 

En realidad los esfuerzos varían apreciablemente de valor 

y de naturaleza a lo largo del claro del peralte y del,a~cho de

la viga en la zona de transferencia" 
,1 
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1 h 
1 

a) Viga pretensada 

b) Viga postensada 

- 2 

Existe una gran'variedad de soluciones empíricas para es

te problema, uno de ellos es el siguiente: Se desprecia la in--

fluencia de la reacción vertical y se considera que la fuerza del 

presfuerzo de distribuye como una carga lineal a .lo largo del an

cho de la viga, con estas simplificaciones el problema se repuce

a considerar esfuerzos en una sola dimensión. Corno resultado de

la idealización anterior la fuerza de presfuerzo queda distribuí

da segdn la figura 2. 

FIG. 2.- IDEALIZACION DE LA . 
· ' ZONA DE ANCLAJE. 

,• 
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Claramente se ha demostrado que la fuerza de presfuerzo -

origina esfuerzos de tensi6n en varias zonas del bloque de trans

ferencia. La figura 3 muestra una idealización t!pica de los ex

tremos de anclaje sujeto a dos fuerzas concentradas simétricas -

con respecto a su sección transversal.- Los esfuerzos de,tensión

(que el concreto no es capaz de resistir), aparecen _en las siguie~ 
tes dos regiones: 

. -- --,..-~ - \- -
'- ~ - ...... 

. ' 

- ; ' 

FIG •. 3.- ESFUERZQS DE TENSIO~ EN ~AS ~ONAS DE_ANCLAJE. 

'··-
1.- Posterior al punto de aplicación a la- fuerza. de '-presfuerzo

.en la 'Zona de transferenci-a la· pos·icrón::·exacta'· depende- del -

-área relativa de la: placa de- apoyo o • •" r-- ._! • 

"- r- - - -... -, 
2 o- - En el extr.emp -9~r la s_e~_ción de la vi~a, entre las.~- _P"~ac_~s de -

anclaje y ~~rcano_s a la p~rte superior e inferior .de la sec
~ .ción o-- , .. : -_ .• _ 

La 'figura 3-, muestra· cualitativamente las regiones donde

ocurren estos esfuer-zos· y el área sombreada representa la región

donde aparecen e'sfuerz-os de compresión. Se han hecho innumera--

bles estudios -sobre- los esxuerzos de tensión que origina el ancl~ 

je debido al présfuerzos y todos ell'o·s- han •tenido como--propósito

fundamental determinar la cantidad de re~fuerzo que :debe colocarse 

en la zona de transferencia y se ha observado que el propósito -

fundamental del refuerzo es impedir que el agrietamiento horizon-
- 1 - • ~ -~ 

tal aumente y se propague a lo largo de la viga ya que se ha com-

probado que el refuerzo solo trabaja cuando aparecen las grietas

horizontales. Trabajos experimentales sobre secciones 1 y secci~ 
nes recta~gulares, ha demostrado que la solución rectangular en 
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el extremo no tiene una clara ventaja respecto a la secci6n l. 

Determinaci6n del Refuerzo transversal 

Vigas postensadas 

Consideremos el bloque extremo mostrado en la figura 4, -

la distancia B, representa la dimensi'6n la cual determina la sec

ci6n A-A que se considra suficientemente lejana para no quedar i~ 

fluenciada por las concentraciones de esfuerzos debidos al ancla

je. Se desprecia la reacci6n vertical y se considera que la fuer 

za de presfuerzo actGa a una distancia (g) de la fibra inferior -

de la viga, cualquier secci6n longitudinal a trav~s de la zona de 

anclaje a una distancia {y) ·de la fibra inferior está sujeta a un 

momento flexionante que pueqe determinarse p~r medio de las fuer-
. . . 

zas que actúan en el extremo del bloque. El momento flexionante-

puede obtenerse en cualquier secci6n longitudinal fácilmente, y -

para el bloque mostrado en la fig. 4, se considerarán dos casos: 

A :, f6-f¡-tJ 

.., . --·-f-
B 

P..:.. ~ A 

B 
~ 

(ti ) 

( b J 

... 

~ :j.__r_r ___ L_c_.I~Iü ~ v;;:-"fi' 
( t: } b-¡(14-'1- } 

FIG. 4.- MOMENTOS FLEXIONANTES DE UNA SECCION LONGITUDINAL. 
·, \ ... ---:_¡-··; 
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1) Si y<g. La figo 4-b muestra el diagrama de cuerpo libre de 

uña sección longitudinal en donde y<g; el ·momento flexionan 
te en esta sección de la fig. 4-b, ·es: 

tomando la convención de momentos pOsitivos seg6n las mane

. cillas del reloj, poniendo la ~cuación anterior en forma-
adimensional nos queda: 

2 X. 
h (1) 

2) Si y g. La fig. 4-c, muestra el diagrama de cuerpo libre en 

donde intervienen las fuerzas longitudinales. Para este caso, 
· el momento flexionante en forma adimensional, es: 

(3+ ~e) h 
2e) (2) 

en general las fuerzas de presfuerzo de una viga postensada se apli 

can en diferentes niveles y en este caso será necesario dibujar los 
diagramas de cuerpo libre y_obtener las expresiones que nos den la

variación del momento con respecto al peralte, en la fig. 5 se en-

cuentran graficadas las ecuaciones (1) y (~~.para valores de e/h -

que varían desde 0.2 a 0.5. El momento negativo corresponde al de

la ecuación (1) y el momento posit~vo corresponde a la ecuación (2)o 
'· 

Con las ecuaciones anteriores se obtienen los momentos en una -

sección longitudinal pero no indican la distribución exacta de la -

variación de los esf~erzos·en dicha sección, pero se puede obtener~ 

la fuerza total de "tensión o de compresión debido al momento flexio 
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nante, esto se consigue estimando un brazo de palanca en dicha ~ 
secci6n. 1

'
0 

o. g 

8 

. o. 

o. (J 

o. , 
11 , 
o. ! 

o. 6 

1 A 

o 

1 

!J 
l/ 

1 
\ 

\ \ 

" 

J¡ 
//1\ 

\ 
1\. 

\ ' ' f\. ~ 
~ / 

,..-
!'-... 

...... -.....¿, ~ 

~ lj' 
- 0.1 -114 -as -a• -a 1 o 0.1 0.1 o.6 o.f o.1 

11/p• 

FIG. 5.- MO~NTOS FL~XIONANTES EN SECCIONES 
LONGITUDINALES. 

Los estribos deberán dimensionarse para soportar toda la fuer 
za de tensi6n y el esfuerzo permisible en los estribos deberá li
mitarse con. el fin de controlar el ancho de las grietas longitud! 
nales. 

Para fines de diseño se·recomiendan las siguientes expresio-
nes para obtener el refuerzo transversal en las zonas de anclaje. 

El refuerzo transversal debe suministrarse a una distancia -
igual al peralte de la viga a base de estribos· cerrados que pue-
den tomar la fue'rza total Ft dada por las s~guientes expresiones: 

donde: 

Mm 
·; Ft = 

h - z 

Ft = Fuerza de tensi6n total 

Mm = momento máximo longitudinal 

(3) 

z = distancia entre el extremo de la viga y el centroide de -
los estribos que de~er4n estar a una distancia de h/2 con 
respecto, al extremo de la v~ga. 
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El esfuerzo permisible en los estribos no deberá exceder de la si 
guiente expresi6n: 

Fs = 1.67 

donde: 

( Es lfTC w 
As 

l 
)T (4) 

fs = esfuerzo permisible en el estribo en kg/cm2 

w = ancho de la grieta en cm 

As = área del estribo en cm2 

La expresi6n anterior es totalmente empírica·y no relaciona 

el ancho de grietas con el esfuerzo permisible en el estribo. 

Vigas Pretensadas 
-----------------

En el caso de vigas pretensadas, se han hecho diferentes pruebas 

para vigas de secci6n 1, una de las f6rmulas más conocidas es la -
del PCA cuya expresi6n es: 

At 

donde: 

T = 0.21 fs 
• h 

L (5) 

At = area total requerida de estribos en el extremo de la viga 

y deberá ser distribuida· uniformemente en una longi~ud -

igual a un quinto del peralte de la viga. 

T = presfuerzo total efectivo en kg. 

Fs = Esfuerzos permisibles del estribo en kg/cm2 

H = peralte de la viga 
~~' 

L =Longitud de transferencia la cual.se considera aproximad~ 

mente igual a 50 veces el.·4iámetro para torones y 100 ve

ces el diámetro para alambre liso en cm. 





-')'(-

TEMA 6.- FUERZA 'CORTANTE* (3) Póg. -48 -~ 

;Es .. por·todos ·conocido quo debido a la·escasa ·capaCidad del concreto a la tensión hace 

que .Jo ,presenCia ,do -una .fuerza .cortante en \Un ·elemento ·de. concreto .produzca tenslo -

nes•.dlagonales:Jas(cuales,·se·marílflestan.:por un.agrletamlento Indinado, .en la Flg. 1-

'18 muestran.las gilatos tipo (l),como,grletas de~éompreslón;por·cortante r tlpo(2) d• -

:tensión ·diagonaL 

.ORI·ET·ASrPOR:Fl!EXION 

~ 

;"fi'PO ·(t.) 

.GRIETAS ·poo FUEXION 

~ 

'FIG. 1 TIPOS DB GRIETAS 01./\GONJ\LES .QUE .SP. PRESENTAN 
EN .UN MIEMBRO Dll .CONCRBT-0 .'PRESFORZA.DO 

la .gr'fata -de tensión dlagonal-aparece:en reglones;do :corhmte álto y .momento,paqueno. 

Se origina cerco del centrolde de 'la secélón ·transversal ~.y-se extlende,hacla·orriba y --

hacia abaJo ·en di recefón diagonal ·hasta .que ·ocurre :'lo ·falla. la iformo,.en .que se orlgl-

no la grfato de ·tensión diagonal sugiere lnmediatamente·.el uso de :ecuaciones de -~sfue!. 

zas principales paro determinar·el esfuer:zo,princl,pal ·de tensi6n1en:eLcentroide de la -

sección transversal. los·esfuerzos .horizontal y verticol·en el ·centroide·resultan.de la-

fuerzo de presfuerzo y de·su componente vertical, ;si 'los.tor:ones·son indinados, .Y de-

lo fuerzo cortante. 

* Reproducido parcialmente del PCI, "Principios Fundamentales del Diseno de Concreto 

Presforzado", traducido por el IML' ...:.. 



Pero el empleo de formulas gcncrr.lcj y f'sru~rzos prir.c.ipoles rE>sul ~an :-:>co prélcticm 

para .. ~l proyectista por lo .que el P.eglamento ACI-63 recomicnJo 10 siguiente expre-

sión: 
•' .. 

f ) -t- V pe p (1) 

las grietas de compresión por cortontP. aparecen en regiones donde lo flexión y el co_: 

tante son moderados. Aparecen originalmente como grietas de flexión verticales en la 

fibra a tensión mós extrema. Al aumentar la carga, progresan hacia arriba y se incli-

non diagonalmente hasta, y algunas veces a través de, la zona de compresión. Nuev~ 

mente, el ~~o en que se forman estos grietas sugiere inmediatamente un modo de so-

lución, esto es, si U! e"·ita la formación de la gri-eta en flexión se evitará la forma -

ción de la grieta de éompresión por cortante. Entonces, ·en cualquier sección trans -

versal. 

'·. 
M < 1 · ( L 6 ... · ir+ f ) 

cr =-y · V e pe 

donde f = pe F + Fey x---,-

• 

El cortante correspondiente estó relaCionado dlrecta~ente con la relación M/V de la 

sección ttá~sversal, o ' ;•-1' ... 

,, .. ~ ~ .. 

. , . v = Mcr • 1 ( 1 • 6 ... / f' + f ) cr .. · -¡;¡;¡v.. ·. y V e . pe . ., M/V . 

. -- .. . ~ .., ' 

Sin embargo, las investigaciones han indicado que aún cuando ocurran grietas de fle-
.. ~ 1 ' 1 1 J '\ / ~ .. ... ! '• ; "•1 ' 

' " 

xión en una sección, la sección puede aún resistir un cortante nominal en adición a -

1 
' .. ·. \ 

'1· •••••• 1 •• 

las consideraciones de flexión. Por consiguiente, 

V ci - v.c~+_O. 16 b'd -vr;., 

·-~ . . . ... 
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Con pequenos cambios& esta oxpreslón para V el y la expresión correspondiente Mcr 

son Idénticas a aquellas que aparecen en el ACI 318-63. 

3 

El término d/2 fue anadldo por el Comité del Reglamento sobre la base de que la sec 
~-

clón crrtl ca por cortante est6 localizada a una distancia d/2 de la sección donde se-

origina la grieta en flexión ( véase la Flg. 2 ) • 

B' 
GRIETAS POR TENSIOU DIAGONAL 

GRIETAS POR FLElUON -

• 

FIG. 2. TEORIA PJ\RA LA EC. (26-12) PARA V,, 

los términos fd y Vd se refieren a esfuerzo de flexión y fuerza cortante debidos a CCJ_!_ 

ga muerta, respectivamente. 

Debido a la naturaleza conservadora de las ecuaciones de cortante en general, los -

refinamientos llevados a cabo' con la adición <ln d/2, fy V no son significativos y son 

exclusivamente una carga adicional en los c6ltulos de diseno. 
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Es necesario sei'\olor que lo ecuación de Mcr es racional en todo aspecto. Sin embargo 

el poso de la ecuación de Mcr. a lo ecuación de V ci es Ún pac;o empirico basado en d~ 

tos de investigaci~n. En tanto que la ec~oción que define Vcw e!. una simplificación-

que tiene por obJeto reemplazar la expresión de los esfuerzos principales, la ecuación-

de V el es en parte racional y en parte empirica. Las expresiones para V y Vsi son --
cw 

completamente Independientes y se refieren a dos regiones diferentes del miembro con -

diferentes' condi cienes de esfuerzos. 

Por lo que es necesario utilizar ambas expresiones para una misma viga dependiendo de-

la reglón que se investigue. 

La grieta de cortante, V , gobierna en regiones de cortante máximo y flexión mini -cw 

/ ma, tales como cerca de los apoyos en una viga simplemente apoyada, cerca de los --

puntos de i nflexlón en una viga continua. La grieta de compresión por cortante, V ci ,
~ 

gobierna en regiones donde el cortante y la flexión actúan simultáneamente, tales como 

cerca de cargas concentrada:¡, cerca de los apoyo:; de vigas continuas, o entre los apo-

yos y la linea central de vigas simplemente o?Oyadas y sufetas a carga uniforme. 

La mayor parte ds los miembros presforzados sujetos a flexión son vigas simplemente apo-

yodos sujetas a carga uniforme. Para este tipo de miembro, la sección critica en compre-

slón por cortante no está en regiones de flexión máxima ni en regiones de cortante máxi 
- -. . 

mos, sino que se encuentra, dentro de limites tolerables, entre O. 2 L y 0.3 L. Para fi-

nes de disel'io puede suponerse que la sección crnica está en el punto cuarto del claro -

sin cometer un error serió. 

.... 1 .... 
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Para el COJIO parth:ula1 riG- unr.J vl!ifO simpl~n;ente apoyada y carga uniformemente, la 

fuerza debld'l a comproslón por cortont& ( Vd ) , en el punto cumfo puede estimarse 

de una formo conservadora por la ecuael6n 

V~~ a O. 16 b'd. \/ f'c ~O. 11 W d l + O. 10 

dondo wd IIJ cargt: muorto 011 l<g. por metra 

\V 
1 

::: c:ar~,, viva en k~. por motrCt 

l a longitud de lü viga en m3tros. 

L* 

El refuerzo por cortar.~A es proporcionado para soportar e 1 cortante en exceso del re-
71 

slstldo por ol concreto, por m~dlo do lo ecuación ( 3) del ACI 318..:A: 

A _ (vu.-vc.) b'.6 v- (3) •\..~ ~l{¡;-e::~s=~- 'fy 
--------!~_2 ___ donde Vu.= ~b'd ,y ve. = b~~ 

• 
Tambl6n el ACI 318-63 sspeclflca un refoorzo mtnlmo por cortante por medio de la -

ecuación ( 4): 

1t. •• ~,, f' S {- e! 
~· ,. e ~ S 

' --,r.- ~ .,.-- • - •' -r-;-· 
~\.) l,, e; 1) 

1 

.,. Esta ecuc:cl6r. fu9 obknlcio de la Ce. ( 2) con hlpótosls conservadoras por R.C.Eistnor. 

Los proced!~bmto5 d~1 di~~;>:,., paro ~1 refuerzo por cortante son esencialmente los mhmtl§ 

que los usados pare" concreto rnfon:e:do convl!nclonal, sxcopt~ por ciertos requisitos rs-

laclonados con el mtnfmo rdu~r:r.o por ccrtanta. la siguiente ecuación expresa el ro 

fue.rzo en ol alr.la mrnhr.'l ro~uC'Jrlrlo. según ACI-318-71 

Av =3.5 b's 
fy 

(5) 
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Comparando esta ecuación con la Ec. (4) se nota que son muy diferentes. En concreto 

reforzado convencional, el requisito de refuerzo minimo por cortante es efectivo sol~ 

mente cuando el cortante que debe ser llevado por el refuerzo en el alma es relativa -

mente bajo. Por otra parte, la Ec. (4) es efectiva sobre un rango mayor de~~:::Y-.J. (vu-vc.) 

Adem6s, mientras que el refuerzo por cortante puede ser omitido en concreto reforzado 

convencional, la Ec. (4) requiere un refuerzo por cortante especifico minimo en todas 

las vigas presforzadas. 

• 
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DISEAO DE UN LARGUERO PRETENSADO CON TENDONES RECTOS, POR 

CORTANTE. 
---------------------------------------------------------~ 

a) Características de los materiales 

Acero de presfuerzo tor6n ~ 3/8" 

f's = 18000 kg/cm2 ¡ F's = 9300 kg 

. área = 0.516 cm2 

Presfuerzo efectivo P = 5200 kg 

Concreto 

f' -e - 350 kg/cm2 

f'ci = 0.8 f'c 

f'ci = 280 kg/cm2 

b) Cargas 

Losas siporex 65 kg/cm2 

Impermeabilizante- 15 " 

c.v. Azotea ------ 100 " 

Las condiciones de estabilidad son largueros libremen-

te apoyados de una cubierta de azotea como se muestra en 1~ 

figura 2. 

## •• 
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b) Cálculo de las propiedades geométricas. 

1 

30 

r--, 
~ 1 2 

1 

1 

3 ao3 3 

--,- 15.03 -

1 5 

40 

- 3 

1 
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· .~e>~ :Diagramas: 
¡, .~ ' ' 

' ¡ 
> 

Popo Sobrecarga Final cargas Presfuerzo 

110 10 

= + 

159 

100 < 158 kg/cm2 
(compresi6n) 

29 ·~ 30 kg/cm2 (tensi6n) 

Por triángulos semejantes: 

+ 
45 

+ 

10 

140 = P/A + 10 
45 18.40 

• p = 18.40 
' . A 45 

130 

140-10 

p 
A = 57 10 = 47 kg/cm2 (compresi6n) 

P = 47 X 631 = 29,700 kg 

29700 No. torones = 5200 = 5,73 = 6 torones 

P = 5200 X 6 = 31 200 kg 

+ 
Ys = 18.40 
-;-

Yi = 26.60 

+-



-ELEMENTO AREA y AY d d2. Ad2 

( 1) 

(2) 

( 3) 
.. 

¿~ l 

361.20 20 7224 6.60 43.50 

120.00 26.60 3200 0.00 o.oo 
150.00 42.50 6375 15.90 253.00 

631.20 16799 

Y1· = 16 • 799 = 26 60 cm 631.2Q_ • Area = 631 cm2 

Ys = 45.00 - 26.60 = 18.40 cm I = 112.813 

Si = IT 112.813 4240 cm3 -= = Yi 26.60 

Ss = I 112.813 6130 cm3 -= = 
Ys 18.40 

Cálculo de momentos y esfuerzos 

a) PoPo = 0.631 x 2.40 = 0.152 T/M 

0.152 X 100 = S = 1.90 T X M 

Los esfuerzos de: 

190000 
4240 = 45.0 kg/cm2 (tensi6n) 

15,700 

o.oo 
37,950 

53,650 

cm4 

190000 
6130 = 31.0 kg/cm2 { compresi6n) 

b) Momentos y esfuerzos por cargas exteriores: 

W = 2.15 x 180 = 386 kg/m 

M~ = 386 ~ 100 = 4840 kg X m 

Los esfuerzos de: 

'484000 2 
fi = 4240 = 114 kg/cm (tensi6n) 

fs = 484000 = 79 kg/cm2 (compresi6n) 6130 

- 5 

l 
~ 

48,200 

10,650 

313 

59,163 
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La excentricidad teórica: 

4240 e =31, 200 (130 - 47) = 0.136 x 83 = 11.30 cm 

e' = Yi - e = 26.60 - 11.30 = 15.30 cm 

Proponiendo la siguiente distribución se tiene: 

30 . ·¡ 

5 t 
45 

l. 1 Tz 
T:s 

Verificando los esfuerzos de presfuerzo: 

e' 4 X 4 + 40 X 2 96 16 cm = 6 =6= 

e = Yi - e' = 26.60 - 16.00 = 10.60 cm 

fi 
31200 + 31200 X 10.60 _ 49 + 78 = 631 4240 -

fi = 127 ~ l32 kg/cm2 (compresión) 

fs 
31200 + 31200 X 10.60 = 49. ',-·57 = 631 

• ,,." 1 ,.~ 6130 . ,-

. fs = 8 < 11 kg/cm2 (t~n~i6n), r : o.k. 
'~· 1' • • t :j't· .. ~ -<~-~ .... --

R evisión a la ruptura: 
•' .~ ... ' ¡ ;:.',, 



Calculando Tu= As f's = 4 x 9300 = 37,200 kg 

Si b = 30 cm entonces a~ S cm 

Cu = ab 0.85 f'c = Tu 

a = Ty = 37,200 = 4.20 cm b0.85 f'c 30 X 297 

Por lo tanto: 

a 4.20 2.10 = - = --r- = cm 2 

Checando el tipo de falla: 

e = a ; e = 4 • 20 - 5.25 cm 
k1 o:ao-

En el diagrama de deformaciones unitarias: 

Por 

e:P 
35.70 

t 
d = 41 

l 
tri&ngulos 

= 0.003 
5.25 

0.003 + 
5.25 

T 
d-e = 35.70 

e:p t 
semejantes: 

ep = 
35 • 70 0.003 = 0.0205 5.25 

Como la deformaci6n inicial del presfuerzo es: 

--- e:su = O. 0056 

e:p + e:su = 0.0261 > 0.011 

- 1 

o.k. 

o.k. 

El acero de presfuerzo fluye y la secci6n es subreforzad~, 



- -- - - - - - - -- - - -- -- - . - - - - - - - - - ---- -- - -- - - -- -
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Verificaci6n del factor de carga 

El momento dltimo resistente de la secci6n es: 
a 

Mup = ~ Tu (d - 2 ) 

MuR= 0.9 X 37200 (41- 2.1) 

MuR = 0.9 X 37200 (38.9) 

MuR= 1,480.000 kg x cm 

MuR = 14.80 ton x m. 

- 8 

El momento actuante por los factores de carga es: 

Wu = WcM x 1.5 + Wc.v. x 1.8 

Wu = 1.5 x 324 + 1.8 x 215 = 486 + 386 = 872 

= Wu x ¿2 = 
Mu 8 

872 : 100 = 10,900 kg x m. 

Mu = 10.9 ton x m <.14.80 ton. m 

Diseño por cortante: 

Wo = 324 kg/m 

Wc.v. = 215 kg/m 

Wu = Wo x 1.50 + Wc.v. x 1.80 = 872 kg/m 

El diagrama de cortante es: 

Vu = 4360 

Vu = 872 1 2 = 872 X 5 = 4360 kg 

Cálculo del VcW 

Vcw = p'd (0.93 lfTC + 0.30 fpc> + vp 

o.k. 

Vu = 4360 kg 
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. 
b' = 12 cm d = 30 cm (al centroide del presfuerzo) 

fpc = 
p 

47 kg/cm2 Vp = o - = A 

Vcw = 12 X 30 (0.93 X 1350 + 0.30 X 47) 

vcw = 360 (17.40 +'14.10) 

vcw = 360 X 31.50 = 11,400 kg. 

Cálculo del Vci 

Vci = o16 b'd ~+ ~X: + Vd M - d 
v 2 

donde: 

I 
Mcr=y (1.60 lf1C + fpe - fd) 

Pero no menor que: 0.45 b'd ~ 

Cálculo de Mcr 

112.813 = 26.60 (1.60 X 18.70 + 130 - 96) Mcr 

Mcr = 4240 (29.90 + 34) = 4240 x·63.90 = 271 000 

Mcr = 2.71 ton x m 

~ = 
10:~~go = 250 cm 

Vci = 0.16 X 12 X 30 X 18.70 + 2~~ 1~0~5 + 2430 

Vci = 1080 + 1150 + 2430 = 4660 kg 

0.45 X 12 X 30 X 18.70 = 3030 kg. 

. '. 

'·. 

El cortante VcfAI gobierna cerca del.apoyo calculando el cor• 
tante 6ltimo a un peralte se tiene: 

Vud = 4• 70 4360 = 4100 kg 5:00 

'u 
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Ahora el 0.85 Vcw = 0.85 x ~1400 = 9700 kg 

no existe problema 

El cortante Vci gobierna a los cuartos del claro. 

Calculando el cortante 6ltimo a i 
VuL/4 = 4360 X 0.5 = 2180 kg 

Calculando el 0.85 Vci = 0.85 x 4660 = 3960 kg 

no existe problema 

Se pondrá el Av min por especificaci6n con la Smin 

Avmin =As f's 
80 fy • 

S 
d 

= 3.10 18,000 5 Avmin 130 80 2530 30 12 

Avmin = 0.0387 X 7.10 X 0.033S X 1.58 

Avmin = 0.0143 S ~ 3/4d 6 ~ 60 cm 

3/4d = 0.75 X 30 = 22.5 cm 

Tomando estribos ~ 1/4 dos ramas 

Av = 0.64 cm2 

Por otro lado 

Av = 0.0143"x 22.5 = 0.33 cm2 <.0.64 

Por lo que el armado es: 

o.k. 



- 11 

1/_Jl-J----- 6 torones t 3/8 • 

Estribos 4> 1/4" 

(@22.5 cm 

~2 
·-+-

3 
'-----' ---+-... + 
2.5 cm 

Cálculo elemental de deformaciones 

Usaremos Ei = 10,000 ~ = 187,000 kg/cm2 

E.t = 3,000 ~ = 56,000 kg/cm2 

1. Para carga muerta 

sw .e' 
1!. = 384 EI 

W = 324 kg/m = 3.24 kg/cm 

I = 1.12 x 10 5 cm' 

E,t = 5.6 X 10' .kg/cm1 

1!.- S X 3.24 X 10 12 1~ 
- 0.384 X 5.6 X 1.12 X fQlZ 



2.- Para carga viva 

La carga es: · W = 2.15 kg/cm 

Ei = 18.7 x lO' kg/crn2 

6 = 6.71 2.15 5.6 - 1.34 cm 
3.24 IB:7-

3.- Contraflecha 

Considerando el siguiente caso: 

E_._N==-·tjt=¡::=·===· ==·~=-=·= -=-==· ~~=· =~l+f =--I e 
t 

EQUIVALE 

- 12 

M = Pe ( lr----------,¡1 )- M = Pe 

DIAGRAMA DE MOMENTOS 

~k------...;;.( +_);,_ _____ ---1111 : M = Pe 

VIGA CONJUGADA 

~~-------------------------~1 :E~= E~=:~ 
Como el momento máximo para una'viga libremente apoyada y

con carga uniformemente repartida es: 

Mf; = 



~. ,,, 
1 

Para la viga conjugada 

~max • 1 = 

p = 31200 kg = 3.12 X 10- kg. 

e = 10.6 cm 

. 
1 I = 1.12 x 10 1 cm' 

~ = 3.12 X 10.6 X 10 10 

0.8 X 5.6 X 1.12 X 1018 = 6.55 cm 

Resumen 

1.- Carga muerta ~ = 6.71 cm 

2.- Carga viva ~ = 1.34 cm 

Suma 6 = 8.05 cm 

3.- Contraflecha ~ = 6.55 cm 

~flexi6n final ~ = 1.50 cm 

La deformaci6n permisible es: 

L 
R.D.D.F. 6perm = -sQo + 0.5 

6perm = 1~gg + 0.5 = 2.5 > 1.50 cm o.k. 

.. 13 
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~ 1~~. hoj~q ,1p c~lculo !'"!1 e.jel"''plo que BP acomT'!lña SP. i lus

tr~ unq fn~~ ~P ~rnc~~Pr q 1~ el~bor~ción ~P. un ant~proyectn 

.f~ un P.1PY"'entn pretPnsqAo sencillo.- PRrq J!'ln.yor clRri~R.d los chl

éU ln~ sP hnn l'TP~Pnt~.rl, en fonr~ 1"'~!:1 r1 et"lla~ q ~e lo que es 

ns\H,l. SP h<:~n co!1Rir1 er!!tt' o t1n i. C!l!l"entP los as-pectos fun~ a.l'!entales 

y ~P h!!tn Pvtt~~, rPfinamientos que no a~ juatific~n en un cál

culo rr~1i~1n~r. Lns ~r~aent.es coment~rioe ~reten~en complemen

t~r l~A hojAs rP. c~lcu1o. • 

~1 e.1 PI'!'!' lO tr"t~ P.l ~ iiY'~nRinnaT!'!i ento d ~ unp losJ:t -preten Br:t

~!\ 'f'Tecnls::t~ R 1'qrl!t fonr.qr lo. ctJbi erta rl tal 'PR so subterr~nP.o mos

tr~~f' PT'I l::t ho.1o r'P. c~1c"'lo 1. LA lo!:'~ a~ ~'!'oya. lih-r"emente so

brE' 1'1nrnR , P. J'l'ls:tT"'t'OBtP.ria y d P. be so{lnrt~r un rP.llen o de ti erra 

~r1ernp.s ~e unn. c::~.rr:~ ~e !1ervicio ~P 1 ton/m2. Se su1)one que lAs 

lnR!!tA ser~n ~ro~orcionq~qs ~or un~ ~lant~ ~e prefRbricación que 

CUPDt~ Con Un MOl~P. est~n~Rr de 1.20 m ~e ancho, ~is~ña~O ~e ma

ners:t :-ptP .Pl nerq.lt~ ~P. lr-.s losas 1)ro~1Jci~A.s con él se llUe~e ir 

TqriRn~o ~n incrementos ~e 2.5 cm. Pnr lo t~nto el 'Proyectiet~ 

~P.hPr' ePeoePr tm "!H!rn1te I"J'Je eeq múlttnlo ~e 2.5.m A.dttmás ~e

b~r~ ttsPr t,rñn r1p 3/8", ~unque T)orr~ ~etemi!lRr el nÚl"EI!ro ~P ·t,. 

rnnt-R r:&R cnnvPniente, qst cnrnn f:'ll 1~e,..l'lz~ción. 

1 ~ p- r-r:::"P,ci fi ctt c1. on~a r:~u E' Be P.atA.blecen en la sPcci Ón ~ P 

"D"'!to~", ppt.~" h"Aar1r-s, Pn t.ér'IT'inoa f!rAnerR.les, en 1,.. SP.cción J-f, 

~P1 "J':ln'Jn1 ~o ~1~=~Pf'!o r1e obrRB ciTiles", ~P lo CFE, y en el 

:'lro~rD,.,t,, t~Jo R~glRmento i4e l~s Cf"'nRt.rucoiones, dP.l DDF, 111Dmmii!P! 

actuAl~Pnte ~n eRtu~io. 

p,..r" un,.. fl!'f'ti!"'!t.ci ~ 'PreliminP r , el 'Der~l te se tomó 1::-s 
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tr~~ C11l!!Tt~s T'~Tt.Ps rP. L/20. El VP..lnr ñP 20 TI~Tf'l ln rP1Rci.bn 

~ntre Pl cl~~o ~~ c&lculo y Pl ~er~lte tot~l P.e usu~l en lnene ~o 

cnncrPtn rPfnrzAdo. S~ Aunu~o quP el ef,.cto ~el ~resfucrzo ~~r

mitP nP.r~ltea P.l~o m~norPa: ~P nhí el r~ctor ~e 3/4. Con b~se en 

eAt~e cr"Ai~erqci"nP.R Pl c~lculo ~Pl ~omento y la fuerz~ cortan-

rP.sultl!ln ~p c"n~i~Prl!lr un nP.r~lt.P. ~P 20 cM. Ll!l longitud de c:ílculo 

sP-~etPI"T"linó BU'f'on1.~ndo q'Je el ~.nchn re la zona et:? at>oyo es ieu.,.l 

al TJer~lte ~e la. losa y qne el centro oel A.'POYO se encuentra a 

unn ~ist~ncia del ~a~o iguAl R la mitad del perqlte total. ~e

sultq ~ntoncP.s un clAro de c~lculo oe 5.20 m. PAr~ estAblecer 

un!lO secciñn tP.nt~.tiva ~a un elemento de cCtncreto -presforzado -pue-

~Pn P~f!:llir~P diversos co.r.!inos. Por ejem-plo, -puerle -pArtirse de una 

consi~PrAciÓn t'!f.l comportnMiento del elerntinto ba.jo condiciones 

de servicio, haciendo un Análisis elRstico de los esfuerzos 'Pro

c11.1Ci~os nor lAs distintns cargas, y justificar -posteriormente que 

~1 eleMento tiP.ne una resist~ncia adecu~da. Otro -procPdimiento 

n•Jed P consistir P-n d etemine.r ¡>rimero •Jnn sección con suficiente 

rPstst,.nc1a y crn··~-probar des¡>u6s si los esfuerzos __ que producen 

1~~ cgrgns ~e servicio aon inferiores a los -permisibles. En el 

ejem~lo sP utilizó el segundo m~to~o. 

:rP.r~ com-probn.r si era adecuA~o el -perR.lte de 20 cm esta

blecido inici~.lmente a partir de una regia em-p{rica tosca se 

d Pt~rmin ó la mÁ.:xim::. re si stP.nci::t a 1~ flexión que -puede d esft.rrollar 

lR BP.cción eunuesta (boj~ ~e c61culo 5). Esto se hizo su~oniendo 

un fn(Hce ~e rP.fuP.rzo q:. 0.3, el mÁ.:ximo A-dmisible según algunas 

recomPn~e ci ones. VéR.se, "Dor e.1 em-plo, el }la·nual de la CFE. Para 

cRlculR.r el momento rP.sistente fue también necesario su-poner un 

-peralte efectivo. Se consi"eró un valor de da o.,85 h 0 que es un 
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v~lor promedio en aitu~oionea semejantes. Esto di6 17 cm. Como ea

te vBlor,·tmplica.ba un recubrimiento relBtiva.mente pequeño, se re

dujo n 16 cm. El momento ca.lcula~o en esta forma fue 14.66 ton-m, 

conaidP.rsblemente menor que el momento requerido de 17•51 ton-m, 

lo que obligó B hBcar un nuevo tanteo, para el cual. se consideró 

·m¡¡· peralte total tl'! 25 cm, tambi~n múlti'plo de 2.5.J como el peral
~ C:."-'f ~ ...,

·.tec(!e 20 cm sup•Jesto inicialmente. Esto implicó sal cr 1 a'Ia lon-

gitud <'e cÁlculo de 5.20 a 5.25 IIDil m y hacer un ajuste en las 

carg~s muertas. 

Procedien~o en la misma forma que en el pr~mer tanteo, se 

comprobó que el momento m'ximo que se puede mswmm desarrollar 

con lA. sección de· 25 cm de perRl te total (y un peral te efecti

vo de 20 cm) es ampliamente suficiente. La resistencia a cortan

te t~~bién resultó adecuada.(hoja ~e cálculo 7). Esta·resisten-

.cia se estimó de una manera proximada considerando que ·la resis

tencia a cortante depende 6nic~ente de la resistencia a compre-. 

sión ~el ooncreto,~auponiendo que la contribución del concreto 
~ ~ 

se puede evaluar por medio de la expresión V0 :. Fr(v0 bd), donde 

Te~ o.s~. Aunque este criterio es· muy tosco' suele ser ade-
( 

cuado 'Para revisiones -prelimin~trea ~e losas,' en que lB -fuerza 

c;:orta.n'te rara vez es cr{tica. 

En las hojas de cálculo se incluyó una ~ección sobre 

a.ná.li sis por rutina. En· el ejem-plo resulta innecesaria por la 

sencillez del ~mmmma problema. ~ otros problemas, sobre todo 

en el caso de estr,.Jcturas hiperestáticas, antes de proceder al 

c1imensiona!'liento ~e detalle,·ea frecuentemente necesario hacer un 

ajuste en los cálculos d·e momento y fuerza cortante·. 

Una vez que se 11a conrproblldl6 que la resistencia de la 

sección de 25 cm de peralte era aiecua.da, se calculó él aceró 
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correAPon~iente al momento requerido, lo que se hi7o aplican

do f6rmu1R Cl e resiate:1cie. usual. En la fÓrmula de momento se 

usó el·v~lor 8proximado de fsu• ~ado por la expresión 

recol!lenñe.oa en el Y:Anual ele lR. CFE (sección 2.2o4 - d) y en 

el ReglAmento Á~I 318-71, ecuaci6n 18-3. Esta expresión sue-

le dR.r resultados lo suficientemente~recisos en la mayoria de 

los caso&o Si se requiere ~Ayor exactitud y se dis~one de 

gráficas esfuerzo-deformación .del acero puede h~.cerse un análisis 

po'r tanteos suoes'i vos basado en oond iciones de oompatib111dac5 y 

equilibrio. En el eje~plo se obtuvo un área de acero de 

7a848 cm2. Se escogi6 un armRdo consistente en 16 torones de 

3/8" 0 que pro'{)orcionan un área ligera.mente mayor .. El acero de 

pres.fuerzo debe distribuirse de manera que su centro de grave-

dad coincid~ con el su~uesto inicialmente en el cálculo. Ade-

más debe ePr sim~trico con respecto al eje vertical. De lo con

trario P-1 elemento adquirirá una deflexi6n lateral 'POr excentrici& 

e e.d del -preaftH~rzo ~~-En el ej e:rrrplo:s los toron ea se coloc~ron en 

un solo lecho como se indica en el croquis de la hoja de cálculo i. 

m~I.a se-pR.rR ci ~n entre torones ct,rres'Pond i ente es suf1 ctente 

'PA.r~ gttr":nt1.zar una $¡.~herencia aclP.cu::tda y -para "{lermi tir la colo

CAci6n f"~e.l concreto. 
/ 

LR secciÓn est~blecicl~ con e'l cr,i terio de reeistencia se· 

r~vi RÓ 'PA.rH fl etermin~r si loe esfuerzos 'Producidos por las csrgas 

e e se-rvi c.io li9lDDn er~n inferiores a lo~:~ pE'Tn!i si bles., Se con sid e

raron e'! os' cond íciones: 1~ cono ición in.icia.l 0 en que actúan 

.únicAmente ~1 l)reefuerzo existente en ·.~a transferencia, antes 
1 

ele las mmmmdam pérdidas totales, y el p~so ~ropio; )P la condición 
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finnl, P.n ~UP actúa el ~reafuerzo que existe des~uéa ~e lRB 

~é~i~ns, to~R 1~ CRr~n muerta y lB ca~ga TiTa. Corno esfuer-

zo iniciRl ~P.l acero se tnm6 O.? far• el m~xireo edmiaible en 

la trBns~~rPncia. SP. BU~UBO que el ~resfuerzo final eJ el eQ% 

«'el -prP.sfuPrzo inicial, corno perrni t_P P-1 n::::mut:tl ~e lR CFE cuan

r~ no sP. cu~nta con inf"~aci6n a~ecuada sobre p~rridaa. Esta 

auposici6n es r~zoba.hle Pn cqlc'Jlos prelimin~.res. Los esfuerzos 

C(tlcul~~os reFml t~ron P.n toi'os loa casos inferiores a los per

misibles. PAra evitar r~peticiones, en el ejem"Plo se revisó úni

camente la secci6n de,momento mñxi~o. En lP ~r?.cticR conviene 

tA~bi~n r~visar las secciones cerc~ i'e los extremos don~e los 

~o~entos ~ebi~os a cargas exteriores son nulos, ~or lo que et· 

~r~?sf•Jerzo nuP~P. t~nmurcnrr:m ~rof'ucir esfuPrZOfl ~e tensión cr{ticos 

en 1~ c~rA ~uperior ~el elemento. ~ t~les c~sos ~ebe colocArse 

rPfUPrzo or~in~rio a~tcional, calcula(lo ~or los -procedimientos 

que recn~iPn~~n los ~iv~rsos re~l~m~ntos. 

La rP.visión de ~eformacionea se hizo parR ~os condiciones 

~e carga. En la ~rimP.rA se conai~er6 e! efecto f.e presfuerzo, 

el pe!to ~ro~io y la cP..r~?"A muert.n su~erp,JestP "!'~rA tnv~s~igar si 

1~ cnntr~flecha -po~~~ lle~~r A sPr excesiva. En la se~unca se 

nna1iz6 13 1 efPcto ~el pr~?afuPrzo, P.l T'eQo "!'rn~1.n, lA cqrga 1T'uer

tn ~"""~r""'-'E'~ta ~·" el 50~ t:1~ ln e~r~,::~~ viva, su1'on1enoo que E-sta 

'T'ro-nnrci"" re. 19. c,::~~rl!a viva Ps 1~ quP ~ctu'!t.r~ en forma perm:mentc 

y """,:.r~ coT'!t.ribniT q l~s ~oft:~rr-rte1.oTH!PI ~ifPri~~s. TArr.hién es 

1nt.PrP.P.t~nt.~ -e..,lcnl""'~ 1~ flP.n'hr.t inrP.r11~t~ nrn~ncf~q "W:'nr P.l tot .. l 
~ 

r13 1~ et-:t,..,.~ ,1.,"• e""""'~ nn 1.n('1vi" rp lR 1rrnort~nc1q -po~ib1P. ~P. lA. 

vihrq~1ñn. ~ P.l nt.:n::n (~) SP cn!l'!nrn~bct ~ua estt:t -'PfOrTI"!liC1Ón es 

rfll~tt,~n,.,entP re:)uefta. Los c~lculos in~icAn qu'!! no llel!~ R. -r.ro

~uc1rPIP eont . .,.e.fl~c..,J!! C\1Andt' no ~ctúa la. cArg~ viva. y qoE=l con el 

., 
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J"'ntivog ·'e ~nr.r1Pnc1.A, "'!'! T'T~fPr1hlP f11JP. "'" P.st::~¡:J contHc1.onP-s 

P.1 PlP~~nto enn~PTVP Alrrn ~P cnntr~flPC~~. Con~~n~rtn enton-

SP P~t~h1Pciñ comr ~~forr~ción totR1 ~~~iRib1e, 9P.A h~cin 
, s~ 

"trr1h'1 n 'h~c1" "'hn.1n, ln c~ntir'a~ fle 2 crr.. El v~lor 11'JP. 'P'JP.~P 

"' 
J)CF·nt~r~P r 113 n~n~~~' P.RP,.,cf~1mPntP. r~l uso re 1n Pf'tructura., 

J.o~ ,..j:),-1~r-f'ntn!'l F~tJPlP.n R•Jr~r1.r l{J'I"'itP~ rqznnnbles. 

TTn 'T'roh1PJ"'::I rp•-fcil P8 1~ rt!>t,prTf"innciF>n r'1Pl presfu~r7o 

v ~-F-1. TT'ÓciiJ1t> ~P E'1f>st1.ci~s:td '1''P. c1eben UBRT!H' en el cálculo ele 

r.:>fnrr~cinrp'"Bo r.'JAnrn se ~n11cR. el nresfuerzo inici~lm-:nte 

'stP ,.a ~lto ~or~ue to~qvla no RP hqn proruci~o to~ae lq_s n~r

~irAs0nP.ro el módulo es bq_jo -porque el concreto tiene sólo 

unq fr~cci.Ón rP su resistPnc1.o tnt~l. Un~ vez q•Je se.h~.n "Prornc1-

c1o l~s n'r~i~~~ el ~resfu~rzo bq_jp y 9UbP el mó~ulo ~e elRsticidnd. 

T. Y. J,in t.r~ t" f"ste urobl PJT"A Pn forrr:::t sencilla en Pl cs:tnt tul o 

e r'p su nbrq., En el P,1Pfl"plo 9 -pr-rA el c~.lculo f."! r.E'forma.c}ones 

in~ert~tAs·sP h~ uttlfzq_~n P] prome~io ~e los presf~erzos ini-

cin1 y. fi.n~lo r.n~~ MÓoulo ~P ~lARticir~~ 8~ utilizó el corre9-

nnnri.:>nt.e ~. e-fPctos fl,::. cnrt~ r•1r!:!ciiJn l=!~g(m -:-1 Re>t?la!'"ento ~el 

1 

ctf.n ~,:a ~='C'Jo::arq. f'lnhr.:> ilos P.fectoe ~~1 tiemnoo 

!.'!\ f'11"' r-~¡ fl,. 1~ nhr .. r~ I.in c1t~rn da fórmu1ns "Parn 
1 

c.,lcul~r 1!"'A cnntrq~l""C"'!"'s "'rnfl•tci~Aa TH:lT T'r"'Rf•,.:>rzn ~·.,lic!"'c'O 
1 

T')O't" ,.,,.,~~io ,~~,. tPnrorres cnn r1st1ntt~~ tr~vPctori~a. La fnrnulR. uti-

1 i z~r ct eon ~1 P.1 PIM"llo PS lA cnrreAnonr i ent P a tend on e e rcE~tsmm 
! 

r ... ~tne .. 



- ? -

~ 

~ 1~~ znn~~ PxtrD~~~ ~P ~f~~~ nr~t~n~~~~s lo~ tPn~onPR 

oc~~1nn~n un~ t~n~Dnci~ ~1 ~PA~~rr~~1Pntn lnn~ttu~in~l. P~r~ r~a

tri.nP"i.r P!!'t~f .... P,r'P.nciq nl ~PSP'Ju·r,T"'iento conviP.ne utilizar rE'-,fc, 
fuP.rzó trrmav~rsal. CA.ZRly Y F.'uF!'~ins ('CPCI Pr~streased P.~n-d-

, bno~", C'"'nP.~ 1 ~n PrPstreese~ ConcrP.te Jna ti tute, Don 1·1 lls, 

;t'nt!!)-rin, 1~64) ~~n nnn. T'"l!h~ sPncilla nqr!!) ~P.terminrtr P.ste 

~~ftJP.rzn tr~.navfirs~l ~:~n elementoá t~rP.tenaq~os. Según loa ~:~uto

TP.B ci t~~ os PBtP -·rpfuerzo ~P. be tP.ner un á.rP.a ·aufi ci ente nt:tr~ re

Ristir ~n~ fuPrZt:t ~~~A.l ~1 4 ~ ~Pl nrpqf~erzn tn1cial. El ¡rea 

nce~qria ~P. he ~ P.t.P.TT"'i n~ rae consi·r1 erando ''n esfuerzo , e -tr~br:tj o 

en el ~cero ~P 1 400 'kg/érn2 •. -r.n el Pj eJ"lllo el acero caiculR.do 

co11 este critPrio reault6 RP.r 3~04 cm2. El rP.fuerzo _trR.nsversal 

mostr,.~o en la llnje. c1P. cálculo 1? es Amplir:tmeutt- suf1.c1ente para 

pro~orcionar este refuerzo. 
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PROFESORES DEL CURSO: ESTRUCTURAS DE CONCRETO PRESFORZADO 
(DEL 19 DE SEPTIEMBRE AL 4 DE NOVIEMBRE DE 1974). 

ING. JOSE LUIS CAMBA 
OMETUSCO # 35 DESP. 602 
MEXICO 11, D.F. 

ING. JEAN CLAUDE PERCHERON 
JEFE DEL DESPACHO DE CALCULO 
CIA. FREYSFINIT 
NAPOLES 36-2o. PISO 
MEXICO 18, D.F. 

ING. JOEL PONSODA 
ADMINISTRADOR DE LA 
CIA. FREYSFINIT 
NAPOLES 36-So. PISO 
MEXICO 18, D.F. 

ING. JOSE MA. RIOBOO 
INSURGENTES SUR# 1194 -302 
MEXICO, D.F. 

ING. FRANCISCO ROBLES FERNANDEZ 
JOSEFA ORTIZ DE DOMINGUEZ # 32 
TI ZAPAN 
MEX 1 CO 20, O. F. 

Tacuba 5, primer piso. México 1, D.F. 
Teléfonos: 521·30·95 y 513·27·95 



DIRECTORIO DE ASISTENTES AL CURSO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO PRES
FORZADO ( DEL 19 DE SEPTIEMBRE AL 4 DE NOVIEMBRE DE 1974 ) 

NOMBRE Y DIRECCION 

1. ING. SEALTIEL ALATRISTE MONTOTO 
Ave. 7 Oriente No. 406 
Puebla, Pue. 
Tel: 6-31-67 

2. SR. MIGUEL A. ALONSO ESCOTO 
Balbloa No. 1120-301-B · 
Col. Portales 
México 13, D. F. 
Tel: 5-32-55-36 

3. ING. OSCAR DE LA TORRE RANGEL 
México, D. F. 

4. ING. ANICETO DORANTES ROMERO 
Priv. Eugenio Gutiérrez No. 9 
Col. Portales 
México 13, D. F. 
Tel: 5-32-81-42 

5. ING. ANTONIO ECHEVERRIA GARCIA 
2a. Cerrada Calle 10 No. 226 
Col. Granjas san Antonio 
México, D. F. 
Tel :· 5-81-41-50 

6. ING. FERNANDO M. GONZALEZ ROSER 
Av. Cuauhtémoc 831-8 
México, D. F. 
Tel: 5-23-97-20 

7. ING. ESTHER GOMEZ VALDIVIEZO 
Oriente 51 No. 1360-16 
Vi 11 a de Cortés 
México 22, D. F. 

8. ING. JUAN PEDRO IZE M. 
Sierra Ventana No. 445 
México 10, D. F. 
Tel: 5-20-38-74 

EMPRESA Y DIRECCION 

CONSTRUCTORA HUASTECA DE MEXICO, S.A. 
Guadalupe Ramírez No. 78 
Tepepan, Xoch. 
Tel: 5-73-51-45 

PROYECTO ESTRUCTURAL, S. A. 
México, D. F. 

D 1 RECC 1 ON GENERAL DE OBRAS H 1 DRAUL'J
CAS Y ALCANTARILLADO 
Calz. de San Antonio Abad 
Esq. con Juan A.Mateos ?o. Piso 
México, D. F. 
Tel: 5-78-24-20 

ESTUD 1 OS, DE I·NGEN 1 ER 1 A Y PLANEAC 1 ON, 
S. A. 
Paseo de la Reforma No. 2165 
México 10, D. F. 
Te 1 : 5 - 96- 2 9- 7 7 

ESTRUCTURAS Y CIMENTACIONES, S. A~ 
M i ne r i a No . 1 4 5 
Co 1. Escandón 
México 18, D. F. 
Tel: 5-16-04-60 

DIRECCION GENERAL DE AEROPUERTOS· 
( S.O.P. ) 
Xola y Ave. Universidad 

'México 12, D. F. 
Tel: 5-19-52-86 

FREYSSINET, S. A. 
Nápoles No. 36-2o. Piso 
México, D. F. 
Tel: 5-33-55-00 



.. ' 

DiRECTORIO DE ASISTENTES AL CURSO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO ?RES
FORZADO ( DEL 19 DE SEPTIEMBRE AL 4 DE NOVIEMBRE DE 1974 ) 

NOMBRE Y DIRECCION 

9. ¡~G. LUIS E. MACIAS MARTINEZ 
Capricornio 33 
Col. P. ~hurubusco 
~'1éx i co 1 3 , D • F • 
Tel: 5-82-83-54 

10. SR. JOSE L. MILLAN GUILLEN 
Casas Grandes 240-203 
Col. Narvarte 
México 12, D. F. 
Te 1: 5-90-47-85 

EMPRESA Y DIRECCION 

TECNICOS EN ESTUDIOS Y PROYECTOS, S.A. 
Petén Norte No. 15 - Bis Desp. 101 
Col. Narvarte 
México 13, D. F. 
Tel: 5-19-91-99 

SECRETARIA DE OBRAS PUBLICAS 
Miguel Laurent 840-1er. Piso 
México 13, D. F. 
Tel: 5-59-20-48 

11. ING. ILDEFONSO NAVARRO MARTINEZ PROYECTO ESTRUCTURAL, S. A. 
México, D. F. México, D. F. 

12. ING. JOSE M. PONTON MORALES 
Playa Pie de la Cuesta 320 
Casa 3 
Col. Reforma lztaccihuatl 
México 13, D. F. 
Te 1: 5-32-42-08 

13. SR. CARLOS A. PONCE CORDOVA 
Cerro Dos Conejos No. 167 
Col. Romero de Terreros 
Méx i co 2 1 , D . F . 
T;d: 5-54-27-02 

14. ING. JOSE F. PONCE CORDOVA 
Cerro Dos Conejos No. 167 
Col. Romero de Terreros 
México 21, D. F. 
Te 1: 5-54-27-02 

15. 1 ~~S. ROLANDO VALLE F. 
Sierra Ventana 445· 
México 10, D. F. 

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACION,S.A. 
Paseo de la Reforma No. 2165 
México 10, D. F. 
Te 1 : 5 - 96 - 2 9- 7 7 

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PL~NEACION,S.A. 
Paseo de la Reforma No.2165 
México 10, D. F. 
Te 1 : 5-96-29-77 

ESTUDIOS DE INGENIERIA Y PLANEACION,S.A. 
Paseo de la Reforma No. 2165 
México10, D. F. 
Te 1 : 5-96- 2 9- 7 7 

FREYSSINET, S. A. 
Nápoles 36-601 
México, D. F. 
Te 1 : 5-33-55-00 



JiREC!ORIO DE ASISTENTES AL CURSO DE ESTRUCTURAS DE CO~:~~TO PRES
FORZADb ( DEL 19 DE SEPTIEMBRt AL 4 DE NOVIEMBRE DE 1974 ) 

'.J,\18RE Y DIRECC!ON 

16. ING. E_:ER S. VILLARREAL ELIZONDO 
Calle Violeta No. 3354 
Co 1 • fv:ode rna 
M o n te r :e y , N • L • 
Te 1 : 54-62-09 

EMPRESA Y DIRECCION 

BUFETE INDUSTRIA~ S~ MO~TER~:Y, 
S. A. 
Edificio Santos Degoliado No.G;~ 
México, D. F. 
Te 1 : 46 - 7 5 -6 5 




