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INTRODUCCION 

En la actualidad se están diseñando y contruyendo estructuras cada 

vez más complejas, esto como resultado de técnicas orientadas a compu

tadoras que han permitido realizar con rapidez los análisis y diseños de 

estructuras. También como respuesta a las necesidades de estructuras 

más seguras y a los requerimientos de espacio que estas necesitan, bus

cando satisfacer los comportamientos bajo cargas de servicio y principal

mente bajo actividad slsmica. 

En el pasado, durante el desarrollo de los planos estructurales el 

calculista a veces sugería soluciones en áreas donde los detalles estaban 

incompletos o donde el refuerzo pudiera presentar problemas de construc

ción para que fueran considerados por el Ingeniero. Desafortunadamente, 

muchos problemas no se presentan durante la fase de proyecto, sino 

durante la construcción, y es donde el Ingeniero y el contratista, trabajan

do conjuntamente, deben resolver el problema. Es entonces donde expe

riencias anteriores ayudarán a obtener soluciones y posteriormente 

servirá para elaborar manuales de detallado. 

El diseño no sólo consiste en proporcionar una sección estructural 

u obtener esfuerzos seguros. Algunos aspectos Igualmente Importantes de 

un diseño exitoso son la economla global y la facilidad de construcción. 

Un análisis complejo se hace Inútil si los cálculos no se pueden traducir 

a estructuras exitosas. Y esto puede suceder cuando una estructura queda 

representada por un conjunto de dibujos no muy bien detallados. El análi

sis estructural es un requisito necesario pero insuficiente para un buen 

diseño. 
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El d et aliado. consiste cen ·la ¡ireparaclón de •dlb~.Jos de :coloc~clón, 

detallesdelas varillas de refueri.o;'y.llsias d; 'l~rlÍÍ~sqlJ~'séÚtlll~atipara 
,,: •.. . ' • -' - •,• ·,-"-~-;:;, -.-' ~--.·:-:-~·::';_•_'":;· ___ ']•" < ,..;,):'·.-·.';.·:·,,·,·-~·:. •:-,-·,\~:-"• .. Of-''':~.'.:< .. ,',•,,'"_'<', e 

fabricar .y coto ca: r. e1 .re1üér2.a.en'las'esirllctürasiPéi<r:01: ci~ta'ftaao también 

Incorpora todo el procesb d~-r~zorii~1~~nt~~'.~of1 ~1;"füa'i~~i,·'.81~·~:~;á:~br"~'.~r~l-
te que cada parte de su estructürafun~f(j":fc'~[¡.'5~cgü;~'1di~b~J0Ías condi

ciones de servicio y con eflcle~c1~!,~J~rid'~;~~~~.'~t'W'.11~Vriif;g·~ úl;lma o 

deformaciones. é; X{'• ;'.·_. •;;; 
; -- i"~ . ':r :'.~. ' ~ 

El capitulo 1 trata el comportamiento del concreto y del acero prin

cipales materiales utilizados en estructuras de edificios y la respuesta de 

estos bajo cargas gravltaclonales y sismo. 

El capítulo 2 trata el diseño y detallado de vigas. 

El capitulo 3 expone el diseño y detallado de columnas. 

El capítulo 4 trata el diseño y detallado de conexiones. 

El diseño de los capítulos 2, 3 y 4 contempla las especificaciones 

de las Normas Técnicas Complementarlas en lo relativo a estructuras de 

concreto; el objetivo del detallado es Ilustrar, examinando algunos casos 

típicos, que la buena práctica del detallado puede conducir a un mejor 

comportamiento estructural, a la optimización del acero de refuerzo y la 

obtención de estructuras seguras y económicas. También se muestran 

requisitos en cuanto a la geometría de las secciones, requisitos para 

refuerzo longitudinal y transversal asl como algunos casos especiales y 

resultados de Investigaciones recientemente publicadas. 

El cap!tulo 5 muestra algunos ejemplos de aplicación de los elemen

tos seleccionados para la elaboración de este trabajo. 

Esta tesis contempla los 3 principales elementos estructurales utlll

zados en edificios a base de marcos de concreto reforzado. 
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CAPl"íULO 

El concreto hecho can· cementó Portland tiene un uso extenso como 

material de construcción debido a sus muchas cara.cterfstlcas laborables. 

Una de las más Importantes es una alta relación resistencia-costo en 

muchas aplicaciones. Otra es que el concreto, mientras más plástico, 

puede colocarse con facilidad dentro de formas o cimbras a temperaturas 

normales para producir casi cualquier forma, el concreto tiene una alta 

resistencia al fuego y a la penetración del agua. 

El concreto también tiene desventafas. Una Importante es que, en 

ocasiones, el control de calidad no es tan bueno corno para otros materia

les de construcción, además de que el concreto es un material de relativa 

fragilidad. Su resistencia a la tensión es pequeña comparada con su resis

tencia a la compresión. No obstante, esta desventaja puede contra

rrestarse reforzando o presforzando el concreto con acero. La 

combinación de los dos materiales, o sea, el concreto reforzado o armado, 

posee muchas de las mejores propiedades de cada uno lo que lo hace de 

gran aplicación para una extensa variedad de construcciones y en este 

caso para estructuras de edificios. 
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1.1 CONCRETO 

1.1.1 Comportamiento baJci e~Íuúio.imlaxi~C 

BaJo condiciones p~á~tlc~~.:E!~ rílias';.ocia~lori'~~ sé esfuerza al con-
º'·--·;·•- J-, 

creta en sólo una d lrecdórí/"esi() ~~};e~.V1a;}f ayarj·~~d~:1cis casos esÍructu

ral es se esfuerza slmÚltárieiiínerite'ari:bncretó'.<,en~va{l'iis'~¡recciones. Sin 

embargo, hay casos en los que.~·~ pued~]usfi't1bi?f'~¡ 'súP,§rief una. C:ondl-
--; ~,,_ -· .. ;t~- - - i 

" ~ 
clón de esfuerzo uniaxlal. . ·. . :. /· 

1.1.1.1 Comportamiento del esfuerzo de compresión 

Por lo general la resistencia a compresión del concreto se obtiene 

de cilindros con una relación de altura a diámetro Igual a 2. Las curvas 

típicas esfuerzo-deformación obtenidas de cilindros de concreto cargados 

en compresión unlaxlal son casi lineales hasta aproximadamente un medio 

de la resistencia a compresión. El pico de la curva para concreto de alta 

resistencia es relativamente agudo, pero para concreto de baja resistencia 

la curva tiene un copete plano. La deformación en el esfuerzo máximo es 

aproximadamente 0.003. A deformaciones más elevadas, después de 

alcanzarse el esfuerzo máximo, todavía pueden transmitirse esfuerzos 

aunque se hacen visibles en el concreto grietas paralelas a la dirección de 

la carga. La figura 1.1 muestra la curva Idealizada esfuerzo-deformación 

para el concreto en compresión. (1.l) 

El módulo de elastlcldad,para el concreto Ec se puede tomar como 

Ec = W e 1 "5 0.14 VTcT kg/cm 2 (l . 4 } 

en que Wc es la densidad del concreto en kg/m 3 y f'c es la resistencia 

a compresión del cilindro en kg/cm 2
• La determinación de la fórmula para 

pruebas con carga de corta duración y que es válida para valores de Wc 
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-e nt rltT<l4C:qT2<fab_ k_gtiri 3 ; a slnffsnúi-esii-e cuifcló-~-d!i°ermódUlb--secante=a -

un ~sfuerzodeaproxlmadamente 0.5 !'e.Para ~-o~-c:r~t~-Je~pes§nlHmaf. se 

puede considerar que Ec es 15100 v7c.,. kg/b1T1 2: 

o 
~ 
(lJ 

:::> ..... 
111 
w 

.'-,' ,· 

ne+b~~:S2ia~; IJn;t0.ri6-

FIGURA 1.1 Curva Idealizada esfuerzo-deformación para el concre

to en compresión unlaxlal 

El módulo de elasticidad (1.J) para concreto clase 1 con resistencia 

especificada, f'c, Igual o mayor que 250 kg/cm 2 se supondrá igual a 14000 

v7c.,. kg/cm 2, y para concreto clase 2 con resistencia inferior a 250 kg/cm 2 

se supondrá igual a 8000 v7c.,. kg/cm 2. 

Una aproximación muy usada para el perfil de la curva esfuerzo 

deformación antes del esfuerzo máximo es una parábola de segundo gra-

do. 
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Las cargas repetidas a compresión de ele.vade Intensidad producen 

un electo pronunciado de hlsféreslsen ja curva' esluerzo-delormaclÓn la 

llgu~a 1.2 da los datos de p;ueba ~bte~td~;~p~~r s7~h~(cátsr10.{fui"in'·1 1 .n 
-·.'e'". . : .;. ··~·····. ·' -··---, ,., ' ...... ,. ,· . i' 

~nª:~c~:::sq~een1t:sc:r:ad:~:;º~J:~r;·eifª:irf~Í~!.t~J;{~8·~tl!t~t~~t~~1dJ,~r;: 
una sola aplicación de carga c:'onÚnua. ' ';:; ·s~:~:i'.';~)\ 1r;6 ,·;,, :.tj,' 

300 

250 

ru 200 e 
u .... 
o 

'.>< 150 
d 
N 
L 

LOO OJ 
::l 

<+-
111 

w 50 

Deforl'IQC;ón, nn/m 

FIGURA 1.2 Curvas esfuerzo deformación para cilindros de concre

to con carga cíclica de compresión axial repetida de alta intensidad. (1. 1 ) 

1.1.1.2 Comportamiento del esfuerzo de tensión 

Es posible obtener directamente de especímenes la resistencia a 

tensión del concreto, que generalmente es 20% o menor que la resistencia 

a la compresión. Sin embargo, debido a las dificultades experimentales de 

6 



- locg;~r-i~ tensl6naxlal e ri-lo s especfme ne s y-a-lasJn ceLtJdurn_b [es res pecto 
---- --- ----=---_:.=-_oo_;-_=-=-==-=---

de los esfuerzos secundarlos Inducido&- por los dispositivos de sujeción, 

rara vez se utiliza la prueba a tensión directa~ 

Es posible medir de manera Indirecta la resistencia a tensión del 

concreto en términos del esfuerzo calculado de tensión a que se rompe un 

espécimen colocado horizontalmente en una máquina de prueba y cargado 

a lo largo de un diámetro (prueba brasileña). El esfuerzo de ruptura de 

tensión a través del diámetro se encuentra de la relación 2P/(.7thd). en que 

Pes la carga aplicada durante la ruptura, h la longitud del cilindro, y del 

diámetro del mismo. 

También es posible evaluar la resistencia a tensión del concreto por 

medio de pruebas de flexión realizadas en vigas de concreto simple. Nor· 

malmente las vigas tienen una sección transversal cuadrada de 15 cm por 

lado. La resistencia a tensión en flexión, conocida como el módulo de 

rotura ft se calcula de la fórmula de flexión M/Z, en que M es el momento 

flexlonante en el momento de la falla del espécimen y Z es el módulo de 

sección de la sección transversal. 

Las NTC *especifica que se considerará como resistencia a tensión 

ft, de un concreto el promedio de los esfuerzos resistentes obtenidos a 

partir de no menos de cinco ensayes en cilindros de 15 x 30 cm cargados 

diametralmente. A falta de información experimental, ft se puede estimar 

igual a 

concreto clase 1 1.5 ..f7c"" 

Normas Técnicas Complementarlas del Reglamento de Construcción para el D.F. 

7 



concreto clase 

concreto clase 2 1 . 4 Vlc.,. 

Para diseñar se usará un valor nominal, 1·1. Igual a 0.75 ii. También 

puede tomarse: 

concreto clase 

concreto clase 2 

y el módulo de rotura, i*1, se puede tomar Igual a 

concreto clase 

concreto clase 2 

En las expresiones anteriores que no sean homogéneas, los esfuer

zos deben estar en kg/cm 2 ; los resultados se obtienen en estas unidades. 

Debido a la baja resistencia a tensión del concreto, generalmente se 

desprecia el concreto a tensión en los cálculos de resistencia de los 

miembros de concreto reforzado. Sin embargo, cuando se toma en cuenta, 

la curva esfuerzo deformación por tensión se puede idealizar como una 

linea recta hasta la resistencia a tensión. Dentro de este rango se puede 

suponer que el módulo de elasticidad en tensión es el mismo que a com

presión. 
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1.1.1.3 ReTacron~cie Polsson 

Por lo general se encuentra que la relación entre 111 deformación 

transversaly la deformación en la dirección de la carga unlaxlal aplicada, 

conocida como relación de Polsson, oscila de 0.15 a 0.20 para el conéreto. 

A esfuerzos elevados de compresión las deformaciones transversa

les aumentan rápidamente, debido al agrietamiento Interno paralelo a la 

dirección de carga dentro del espécimen. La falla de un espécimen carga

do unlaxlalmente en compresión, por lo general está acompañada por 

desgajamlento en la dirección paralela a la carga y un aumento de volumen 

(1.1) 

1.1.2. Comportamiento bajo esfuerzos combinados 

En muchas estructuras se sujeta al concreto a esfuerzos directos y 

cortantes que actúan en varias direcciones. Considerando el equlllbrio de 

las fuerzas que actúan en un elemento de concreto, se demuestra que se 

puede reducir cualquier condición de esfuerzos combinados a tres esfuer

zos normales que actúan en tres planos mutuamente perpendiculares. 

Estos tres esfuerzos normales son los esfuerzos prlnclpalesJy ios ... esfuer

zos cortantes que actúan en estos planos son cero. 

1.1.2.1 Comportamiento del esfuerzo blaxial 

Una condición de esfuerzo blaxial ocurre si los esfuerzos principa

les sólo actúan en dos direcciones; es decir que los esfuerzos actúan en 

un plano y el tercer esfuerzo principal es cero. 

Kupfer, Hilsdorf y Rüsch (l.l) Investigadores que llegaron a la con

clusión de que la resistencia del concreto sujeto a compresión blaxial 

puede ser hasta 27% mayor que la resistencia uniaxlal. Para esfuerzos 

biaxiales Iguales de compresión el aumento de resistencia es aproximada-

9 



mente 16%. La resistencia bajo tensión blaxlal-es aproximadamente Igual 

a la resistencia a tensión unlaxlal. Sin embargo, nótese que las cargas 

combinadas a tensión y compresión reducen tanto el esfuerzo de tensión 

como de compresión a la falla. 

En planos distintos a los principales, los esfuerzos normales están 

acompañados por esfuerzos cortantes. La teoría de falla de Mohr se ha 

utilizado para predecir la resistencia para este caso de esfuerzos combi

nados. La figura 1.3 Indica cómo una familia de círculos de Mohr que 

representan condiciones de falla en tensión simple, compresión simple y 

otras combinaciones, se localizan dentro de una envolvente. Cualquier 

combinación de esfuerzos que tenga un círculo de Mohr tangente a esta 

envolvente, o que la lntersecte, se puede considerar como una condición 

de falla. 

Resistencla o 
t~nsJdn 
lM'\iQ.>CiOl 

y 

COt"to.nte --
.--~ Envolvente de ro.Ha. 

Re-srstenc.iO 1A'\klxiol o. 
C°"pt"e'SiÓn 

FIGURA 1.3 Resistencia del concreto bajo un sistema general de 

esfuerzo plano 11 · 1 l 
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1. t.2.2 Co-mportam lento del~estuerzo d e"compresl6n~trlaxlel~º 

Le resistencia y ductilidad del concreto ·se.áurT1ente consider

ablemente bajo condiciones de compresl6~ trlexl~I. Le llgu;e 1.4 muestre 

les curves esfuerzo deformación axial que se obtuvieron pare las pruebas 

de compresión axial efectuadas en cilindros de concreto. Los cilindros se 

confinaron lateralmente mediante presión de un fluido. Para cada curva se 

mantuvo constantemente la presión del fluido mientras se aumentaba el 

esfuerzo de compresión axial hasta la falla y se median las deformaciones 

axiales. Es evidente que un aumento en la presión lateral produce aumen

tos muy significativos en ductilidad al igual que en resistencia. Este efecto 

se debe a la presión lateral que confina al concreto y reduce la tendencia 

al agrietamiento Interno y al aumento en el volumen hasta poco antes de_ 

la falla. 

N 
e 
u 
' "' " d 
H 

~ 
2 -w 

1200 

1000 

. V"' 
BOO / 

ú /-"" 600 

400 
!//__ 

200 
:~·; 

/ 
o 
o 0.01 

V-- 297.5 k fe..:! 

/ 
/ 

": 

-
141.3 kgl ...;? 

\ - 7b.b kQIC•~ ' PrHIÓn x-1 n .. c1o 
<le conf1 GnletltO 

5511 kg/crl? 

RpsJstpteKl del concr1 1.o no conf !nodo r·c:2 7:J kg/cn2 

0.02 0.03 0.04 0.05 0.06 0.07 
Derornaclón rn/n,.. 

FIGURA 1.4 Curvas esfuerzo-deformación de pruebas de compre

sión trlaxlal en clllndros de concreto. (1.l) 
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Cuando un concreto se sujeta a una compresión de alta velocidad, 

como sucede durante las cargas slsmlcas, las curvas esfuerzo-deforma

ción aparecen como Ilustra la figura 1.5. Aun cuando la forma de la curva 

no se altera, la tendencia es que la resistencia máxima aumente con el 

ritmo de crecimiento de la deformación unitaria. Por ejemplo, el esfuerzo 

máximo para un ritmo de la deformación unitaria del 0.5% es 14 veces más 

alto que el que se obtiene mediante la prueba casi estática (i . 5¡ 

r.. <kg/cr>é!> 

~ • 5.07./s~g 

::::::::;~~;;;;;~~:::::::-~ • IOY./srg ~ = l.O'l'./c:og 

e:lo 

--------E:: 2~Uc:og 
200 

150 

~ = 0.002Y./ c:og 

IDO 

50 

o 
o D·I 0.2 0.3 €(:f.) 

FIGURA 1.5 Efecto de la velocidad de deformación en las relacio

nes de esfuerzo-deformación del concreto (1. 5
) 
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1.1.3. Confinamiento del concreto por el refuerzo 

En la práctica, se puede confinar al concreto mediante reíuerzo 

transversal, comúnmente en forma de hélices o aros de acero espaciados. 

Cuando el esfuerzo del concreto se aproxima a la resistencia a la compre

sión, ocurre un agrietamiento Interior progresivo y el concreto se expande 

transversalmente. SI la zona de compresión se encuentra confinada me

diante un refuerzo transversal, se mejora la ductilidad del concreto as! 

como también la resistencia. 

En pruebas se ha demostrado que las hélices confinan al concreto 

con mucha mayor eficiencia que los aros rectangulares o cuadrados. De

bido a su forma, las hélices están en tensión axial del aro y proporcionan 

una. presión continua de confinamiento alrededor de la circunferencia, que 

a grandes deformaciones transversales se aproxima al confinamiento de 

un fluido. 

Es necesario también hacer referencia a la figura 3.5a se muestra 

como los estribos cuadrados sólo pueden aplicar reacciones de confina

miento cerca de las esquinas de los aros, debido a que la presión del 

concreto contra los lados de los aros tiende a flexionar los lados hacia 

afuera. En consecuencia, una porción considerable de la sección transver

sal del concreto puede no estar confinada. Debido al arqueo Interno entre 

las esquinas, el concreto está confinado efectivamente sólo en las esqui

nas y en la reglón central de la sección. Sin embargo, el acero cuadrado 

de confinamiento si produce un aumento significativo en la ductilidad y 

muchos Investigadores han observado cierto aumento en la resistencia. En 

la figura 3.5b donde la restricción lateral suministrada por el concreto, 

evita el pandeo de las varillas longitudinales de refuerzo sujetas a compre

sión en vigas y en columnas. Sin embargo, cuando el concreto de recubrl-
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m le.nto su_J~to ¡¡~altos ;~!~e-rz-~~-cci;~'C~~¡;preslón~se-Toír1a7ne5Tatlle;-5-e. 
~ =~,~·'" 

reduce. el el e etc res!Ílctlv.o y la "'.,arllla se pandea .. de ·man era q u~ .d l~m 1.nu-

ccíncret-o.donflriaao.•oonde se.h~s?rv'~é.tju~ í~ p~ndlente.de la rama de

scendente se reduce si se lncrem~n,tan'i'a~ c'aii11'dades en el refuerzo de 

confinamiento. 

Fe (kg/cr12) 

250 

200 

150 21. 

100 

1% 

50 

o 
o 0.004 0.008 0.012 0.016 

FIGURA 1.6 Influencia de la cantidad de anillos en las curvas de 

esfuerzo-deformación del concreto en los miembros 
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1.2 ACERO DE REFUERZO 
o--'--

1.2.1 Pérflles y i'ámaños·'de varlHas. 

versal redond.a. P~·~á\.es1'~1rig'ir''~fmBvfri;1~Íitb';1bngltuá1ii~1>dé la~ varillas 

relativo al concreto que las rodE!c!";'.se'h;:{~¡¡~J~,o~;h11'85: ó protuberancias 

llamadas corrugaclones en la superii~1~;'.J~~J¡¡:W~~~'i17C:~~lones del ASTM • 

requieren que las corrugaclones tengan uíl'e.~p~ci.farn1ento promedio que 
..... ···' : 

no sea mayor que 0.7 del diámetro nominal dé la' varilla y una altura mínima 

de 0.04 al 0.05 del diámetro nominal de la varilla; deben además encon-

trarse distribuidas por lo menos en un 75% del perímetro nominal de la 

varilla. Las corrugaclones se Insertan de manera que el ángulo al eje de 

la varilla no sea menor que 45°. Por lo general hay también costillas 

longitudinales presentes en la superficie de la varilla. Las varillas corru-

gadas de acero se producen en tamaños que van de los números 3 al 18 

en que el número de la varilla significa el número de octavos de pulgada 

(1/8 plg = 3.18 mm) Incluidos en el diámetro nominal de la varilla. La tabla 

1.1 indica las varillas corrugadas producidas siguiendo las especificacio

nes del ASTM. En México los diámetros usuales de 1.as varillas producidas 

varían de 1/4 pulgada a 1 1/2 pulgadas. Todas las barras con excepción 

del alambrón de 1/4" que generalmente es llso,··j¡i;·r\e corrugaclones en la 

superficie. 

American Society for Testlng and Materials 
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TABLA 1.1 Tamaños de varillas corrugadas d-e acero 

Dlmen~l_o_nes nominales 

Número Peso unitario Dlámeiro :Area transversal 

Varilla lb/ple (kg/m) plg. (min) 
.· .. 
. .- ptg• (cm2¡ 

2 0.169 0.251 0.250 6.35 0.05 0.32 

2.5 0.258 0.384 0.313 7.94 0.076 0.49 

3 0.374 0.557 0.375 9.53 0.11 0.71 

4 0.669 0.996 0.500 12.70 0.20 1.27 

5 1.048 1.560 0.625 15;88 0.31 1.99 

6 1.512 2.250 0.750 19.05 .· 0.44 2.87 

7• 2.039 3.034 0.875 22.23 o.so 3.87 

8 2.671 3.975 1.000 25.40 0.79 5.07 

9• 3.382 5.033 1.125 28.58 1.00 6.42 

10 4.183 6.225 1.250 31.75 1.23 7.94 

12 6.007 8.938 1.500 38.10 1.77 11.40 

* No son comerciales en México. 

1.2.2 Comportamiento monotónico de esfuerzos 

Las.curvas tlplcas esfuerzo-deformación para varillas de acero exhi

ben una·.Curva c_on una porción inicial elástica lineal, una plataforma de 

ce_de~_cia(_es_de~ir una zona más allá de la cual la deformación aumenta 

con poco o ningún aumento del esfuerzo), una región de endurecimiento 

por deformación en la que el esfuerzo nuevamente aumenta con la defor

mación, y finalmente una región en la que el esfuerzo decae hasta que 

ocurre la fractura como se muestra en la figura 1.7. 
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FIGURA 1.7 Relaciones de esfuerzo deformaclóndel acero, a) rela

ción real; b) relación Idealizada. <1 -5 l 

El módulo de elasticidad del acero está dado por la pendiente de la 

porción elástica lineal de la curva. El módulo de elasticidad del acero de 

refuerzo Es generalmente se toma igual a: 

2039000 kg/cm 2 !L 4 ) 

2 x 10 6 kg/cm 2 (1 · 2 l 
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en el punto.~de• ced.encla (Íluenclai ,:c·Cl~ocld6 corncifa·reslstE!ncla de é:e-
-'~"-~_.:,;::> 

d encla. Ocasionai rn'flnt!fá.lá c'edE!ncla le acornparia·ilfia 1dlsmfntí'cl6náb:rup: 
~··-.. · > ;-; __ :} ~: :;;; ,:~ .. '..,., ~~,0~\:,,;.~~",:if. ~"'~s.:.r.s:.~:,~c'. ;,.~"'·'.'><-~;::;;~-~.:C:·,~,<:-é-· .').;:~:,~·-·:-:~,'.,::!f.~7>-~"-'¡ ~I<:,_-s·nt~r1::~ .. ~tr-~::;:~;~'-ó-cf,':''it~~> ·""··,_ !;::·:. :•,,,-, .. ·--:· .- ''.! .... , <:· 

ta en E! J~esJu~fr~;.:;¡\~C 7 .•'•:::ú'·· .~, .:• •·• ·e: .• .:: :C~.· • .~o·.'·.... ''."i .. • 
.. ,~:::'{~-- ,._ - -'~,: 

generá1; la longitud de la ~i~fafbr~i'ci¿ cadencia es función 

de la re~Í~~~hci~ ~elacero. Los aceros d~al~areslstencla con alto conte-
~ : ... ,:- ' : ·',__ _. - -

nido de carbono generalmente tienen una plataforma más corta de caden-

cia que Jos aceros de menor resistencia y menor contenido de carbono. En 

forma semejante, el trabajo en frío del acero puede producir una acorta

miento de la plataforma de cadencia, a grado tal que el endurecimiento 

por deformación comienza Inmediatamente después de principiar la caden

cia. Los aceros de alta resistencia también tienen una elongación previa a 

la fractura más pequeña que los aceros de baja resistencia. 

Las varillas de acero corrugado producidas respetando las especifi

caciones del ASTM tienen una resistencia de cadencia especificada míni

ma o dentro del lfmlte elástico de: 40, 50, 60 6 75 klps/plg 2 y se fes conoce 

como grado 40, 50, 60 y 75; además tienen resistencia última de 70, 80, 

90 y 100 klps/plg 2
. Los alambres de acero normalmente tienen resistencias 

de cadencia y última en la parte superior de los rangos recién dados. En 

México, los grados de acero equivalentes a los de las normas ASTM son 

los siguientes: grado 40 (40000 lb/plg 2 ) = grado 28 (2800 kg/cm 2 ); grado 

50=grado 35; grado 60=grado 42; grado 75=grado 52 <1 · 4 l_ El grado 

comunmente usado en México es el grado 42 (4200 kg/cm 2 ). 

La resistencia especificada de cedencla normalmente se refiere a un 

mínimo garantizado. Por lo general la resistencia de cadencia real de las 

varillas es algo mayor que este valor especificado. 

18 



La curva monotónica esfuerzo-d~f~rmaélÓri 

clón para 1a·.curvá,e11Y_0Jyente. para cargasr¡¡Pfil.tldas d.'elrnlsmo·i¡1911ci. en 
-·;-;- ';'-- ~:~' -_ ·~;,~-:. s: 

donde .. para u ria mlle'sfra:d.e ·acero ,¡;()rí;;r.a,rga.;sf~~~;~';s~~fF'lfi6;~~te~!de la 

falla' la muestra se recupera a lo]argo.de u°: cam.ln~ esfue'rzo~déf orm-aclón· 

paralelo a la porclónelástl¡:¡¡ orlgfh:a(a;et~-~-~~v:~;(i~~f-~t~c~-t~~.~~+¡¡evo, 

~ªe :eeñs~ r: e: ~r :ª:: ~ 1 :~~e~:}j~~"~~-t~~ttf t;~f i -;t~~Dzi::t~1-~::.f r/~::udneª-
f o r ma c l ón. 

-··::,;:: •.,:;, ::¡;;;,::·.':' -·,·~~· ,';,:·: :.,,.)-'" ·<::' 
l>~p;; ~~::;.:' :< . -¡~-~/ >" . 

··.<\~~ . ,,. -~ :,-;- .. :"/;-._ :·~!2·fc-·-·'"-
,_:·. ·,':; -_·.-_-.·~:>·:.·': ;-~t;,~~~'-·>\';;;: ;:·/¡/'.:~,. -··::</- ; .... :· .:~ .-' ·. ._·._,-, . ': ·, -~: -;--.:. :t ~ .. . ::-.. -: . .,,- ·:" _·. : . 

por lo ·.general¡'s,e suponejque las c'~rva's esfuerzo-deformación ·para 

el acero a tenslÓ_n'.;~;,~J~~r·~·s;~rí ~¿n :¡dénUca~. . . . 
~;~.~·7·:>'-~"' ~ <·"i;:2 ' : •; ,< :\~~:-.-~ ·::.-~" 

L~ r~lkclÓn tilst~rétiC:~ esfuerzo-deformación para un acero someti

do a una c'arga repetida alternadamente, aparece en la fig. 1.8 a. La rama 

de descarga muestra una pendiente Incipiente igual a ia pendiente elástica 

y se suaviza gradualmente debido al efecto Bauschlnger, en que la curva 

esfuerzo-deformación bajo cargas alternadas deja de ser lineal a un es

fuerzo mucho más bajo que la resistencia inicial de cedencla. Este com

portamiento del acero está fuertemente Influido por la historia previa de 

deformación; el tiempo y la temperatura también lo afectan. Las figuras 

1.8 b, e y d Ilustran ejemplos de modelos sencillos. 

·._Los_ ensayes con cargas de alta velocidad muestran un Incremento 

en el esfuerzo de fluencia al comparar los resultados con los de la prueba 

casi estática. Sin embargo, el Incremento en el esfuerzo último no es 

mayor al 3% (1. 5 ) 
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E E 

(b) <e> (d) 

FIGURA 1.8 Comportamiento histerétlco del acero. a) Comporta

miento real; b) Modelo elastoplástlco; c) Modelo bilineai; d) Modelo de 

Bauschlnger. 

1.3 Adherencia y anclaje 

Esfuerzo de adherencia es el nombre que se le asigna al esfuerzo 

cortante en la entrecara de la varilla y el concreto que, al transferir la 

carga entre la varilla y el concreto que la rodea, modifica los esfuerzos 

del acero. Cuando se desarrolla de manera eficaz esta adherencia, permite 

que los dos materiales forman una estructura compuesta. El logro de una 

buena adherencia es el objetivo más importante de detallado del refuerzo 

en las componentes estructurales (1. 1 ) 
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Los esfuerzos.de adherencia. en los miembros de.concreto reforzado 

se originan en cios casosclaramentedls;l~tos:.del ~nclaje de.las varillas 

y del cambio de la fuerza de la varilla a lo largo de su longitud, debido al 

cambio en el momento flexlonante a lo largo del miembro. A menudo se 

considera que la resistencia por adherencia de las varillas comunes es por 

adhesión qulmlca entre la pasta del mortero y la superficie de la varllla. 

Sin embargo, Incluso los esfuerzos bajos provocan suficiente deslizamien

to para romper la adhesión entre el concreto y el acero. Una vez que 

ocurre el deslizamiento, .la única manera de desarrollar adherencia adicio

nal es mediante frlcclónpor la acción de cuña de pequeñas partlculas de 

arena desalojadas entre la varilla y el concreto que la rodea. La resisten

cia por fricción depende de las condiciones superficiales del acero. Con 

las varillas corrugadas, la resistencia por adherencia al desllzamlento 

Incipiente no es muy distinta de la que propician varillas redondas; pero 

la resistencia aumenta con el desarrollo del deslizamiento, puesto que las 

corrugaciones se encajan en el concreto. 

El esfuerzo de adherencia u, que se define como una fuerza cortante 

por unidad de área unitaria de superficie de varilla esta dado por: 

u 

en donde:-

q = cambio de la fuerza de la varilla en la l~ngltücl unitaria. 

·.- ~ 

l:o = área superficíai nominal de una varilla de longitud unitaria. 

db = diámetro 'nominal de la varilla. 

t.fs = cambio del esfuerzo del acero en la longitud unitaria. 

Ab= área de la varilla 
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El anclafe de una varilla se debe extender a una distancia Id más allá 

de cualquier se ciclón''~ laque se requiera para desarrollar una fuerza dada, 

en' doncle serfq~~lere'la•dlstancla Id para iransmltlrlaJuerza de la varilla 

al concreto p~r adh~rell,cla. SI se especifica el esfuerzo u de adherencia 

pr~medlo.' qU(l se sup~ne que esta distribuido uniformemente en toda SU 

longltud,-entoné:és las consideraciones de equlllbrlo (figura 1.9) rinden la 

siguiente relación: 

T =Ab Is 

En consecuencia, la longltúd de d(lsarrollo queda como: 

r--------..., 
1 1 

o .. 

L .. 
(b) 

(o.) 

FIGURA 1.9 Generación de anclaje y adherencia por flexión. (1 - 11 
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CAPITULO 2 

DISEÑO Y DETALL:ADO EN TRABES 

Las vigas son elementos estructurales que transmiten cargas exter

nas transversales que provocan momentos flexlonantes y fuerzas cortan

tes en su longitud. 

Es evidente que la única manera de lograr comportamiento satisfac

torio y resistencia adecuada es mediante la eficiente Interacción del con

creto y el acero, lo que se logra por medio de un detallado hábil. El 

objetivo además del diseño de vigas será Ilustrar y examinar algunos 

casos tfplcos, as! corno mostrar que la buena práctica en el detallado 

puede conducir a un mejor comportamiento estructural. 

2.1 DISEÑO EN TRABES (i. 3 ) 

2.1.1 Dimensiones de diseño 

Para calcular resistencias, se harán reducciones de dos centímetros 

en las siguientes dimensiones: 

Espesor de muros 

Diámetro de columnas circulares 

-Ambas dimensiones transversales de columnas rectangulares 

-Peralte efectivo correspondiente al refuerzo de lecho superior de 

elementos horizontales o Inclinados, Incluyendo cascarones y arcos. 
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-Ancho deylgas y arco~ 

Estas' reclu~~I ~'~e¡~,n~.soné~elesar1á$e n dim¿n:s Jdnés ,;a}°res,'d e'20 

cm, ni eri élementcís d Ónélé se tOmen precaÚcicines qüe ~arari'ticien que las 

d lm ension es r:s'1~i,~·rires;;~o;;~'rá~ i·~n"éires'':tjd~'1a:;deiéár~ú1~\1,'iue (jj chas, 

pre ca uc lo nes's~ dó~si,1Jhen;'~n'1.~s;gia;~·b's, e~t'iJ c~'uY:f;~s;i.~'. '';" 
.:-:T<' --.::,·/' }·,~,:.¿~:~; __ \ ._,, .. 

- --y;~ 

2.1,2 Factore's de carga IL 2 l 
;:_.:::<. -··.·~·: . 

El factor de carga se tomará igual a alguno de los ~aloiés sigui en-

tes: 

Efectos combinados: 

delllás iníeh.sidad Instantánea) 

instantáneo) + Acciones accid 

las categorías 

referencia 1.2. 

-- -- . ----- . -

111. Para acciones o fuerzas cuyo·etecto sea favorable a la 

resistencia o estabilidad de la estrnctura._'el Fe =0.9; además, se tomará 

como intensidad de la acción el valcír,mínlmo probable. 

IV. Para estados límite de servicio: Fe= 1.0 
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FR=0.7 

compresión. 

Aplastamiento: 

deben 

La determinación de resistencias de secciones de cualquier forma 

sujetas a flexión, carga axial o uná combinación de ambas, se efectuará a 

partir de las condiciones de equilibrio y de las siguientes hipótesis: 

a) La distribución de deformaciones unitarias longitudinales en la 

sección transversal de un elemento es plana. 

b) Existe adherencia entre el concreto y el acero de tal manera que 

la deformación unitaria del acero es Igual a la del concreto adyacente. 

c) El concreto no resiste esfuerzos_de tensión, 

d) La deformación unitaria del concreto en compresión cuando se 

alcanza la resistencia de la sección es 0.003. 
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en el concreto cuan-

( O 5 fe• ¡· 1 · "125Ó 

f• e = O.B f'c (concretos clase 1 y 2) 

El diagrama esfuerzo-deformación unitaria del acero de refuerzo 

ordinario. sea o no torcido en frlo, puede Idealizarse por medio de una 

recta que pase por el origen, con pendiente igual a Es, y una recta horizon

tal que pase por la ordenada correspondiente al esfuerzo de fluencia del 

acero, fy. En aceros que no presentan fluencia bien definida, la recta 

horizontal pasará por el esfuerzo convencional de fluencia. El esfuerzo 

convencional de fluencia se define por la Intersección del diagrama esfuer-

zo-deformación unitaria con una recta paralela al tramo elástico, cuya 

abscisa al origen es 0.002, o como lo Indique la norma respectiva cuando 

el acero tiene otra resistencia (Norma Oficial Mexicana). Pueden utilizarse 

otras Idealizaciones razonables, o bien la gráfica del acero obtenida expe

rimentalmente. La resistencia determinada con estas hipótesis, multi

plicada por el factor FR correspondiente, da la resistencia de diseño. 

* Resistencia nominal del'concr~to en_ compresl6~, kg/cm"' 
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2.1.5 Flexión 

a) Re.fuerzo mlnlmo 

El refuerzo mlnlmo de tensión en secciones de concreto reforzado, 

excepto en losas perlmetralmente apoyadas, será el requerido para que el 

momento resistente de la sección sea por lo menos 1.5 veces el momento 

de agrietamiento de la sección transformada no agrietada. Para valuar el 

refuerzo mlnlmo, el momento de agrietamiento se obtendrá con el módulo 

de rotura no reducido if. definido en 1.1.1.2. 

El área mlnlma de refuerzo de secciones rectangulares de concreto 

reforzado de peso normal, puede calcularse con la siguiente expresión 

aproximada 

As mln 

,, ~- . . - . 

donde by d son el anchoj}J1 ~e.rált~e efectivo, no reducido, de la 

sección. 

Sin embargo, no es necesario que el refuerzo mlnlmo sea mayor que 

1.33 veces el requerido por el análisis. 

b) Refuerzo máximo 

El área máxima de acero de tensión en secciones de concreto refor-

zado que no deban resistir fuerzas slsmicas será la que corresponde a la 

falla balanceada de la sección considerada. La falla balanceada ocurre 

cuando simultáneamente el acero llega a su esfuerzo de fluencia y el 

concreto alcanza su deformación máxima de 0.003 en compresión. Este 

criterio es general y se aplica a secciones de cualquier forma sin acero de 

compresión o con él. En elementos a flexión que formen parte de sistemas 
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que deban resistir fuerzas slsmlcas, el área máxima de acero en tensión 

será 75% de la correspondiente a falla balanceada. Este último limite rige 

también en zonas afectadas por articulaciones plásticas. 

Las secciones rectangulares sin acero de compresión tienen falla 

balanceada cuando su área de acero es Igual a 

f"c 

fe" 4800 bd 
fy fy+6000 

{2.2) 

(2.3) 

> 250 kg/cm 2 (2.4} 

b y d so-n el ancho y el peralte electivo de la sección. El peralte 

efectivo d, de una sección es la distancia del centrolde del acero de 

tensión a la fibra extrema de compresión. 

c) Secciones L y T 

El ancho del patín que se considere trabajando a compresión en 

secciones L y T a cada lado del alma será el menor de los tres valores 

siguientes: la octava parte del claro menos la mitad del ancho del alma, la 

mitad de la distancia al paño del alma del miembro más cercano, y ocho 

veces el espesor del patln. 

Se comprobará que el área del refuerzo transversal que se suminis

tre en el patín, Incluyendo el del lecho inferior, no sea menor que 10/fy 

veces el área transversal del patln {ly en kg/cm 2 ). La longitud de este 

refuerzo debe comprender el ancho efectivo del patfn y, a cada lado de los 

paños del alma, debe anclarse de acuerdo con los requisitos indicados en 

2.2.4 
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d) Fórmulas para calcular resistencias -

Las condiciones de equilibrio y las·hlpóte.sls generales conducen a 

las siguientes expresiones para reslstenc\~s}i(;k16-n, MR. En dichas ex

presiones FR = 0.9. 

Secciones rectangulares sin acero de compresión 

MR = FR b d 2 f"c q(1 - 0.5q) 
0

(2.S) 

o bien 

MR = FR As fy d(1 - 0.5q) (2.6) 

donde 

b = ancho del patín (véase flg. 2.1) 

d = peralte efectivo 

f"c = (1.05 -
'e' '' ) f •e 1250 < 

0.85 ¡*e 

- e!.Y. q - fe" (2.7) 

As 
p = bd (2.8) 

As = área de acero a tensión 

Secciones rectangular con acero de compresión 

MR = FR [(As - A's)fy (d - ~) + A's fy (d - d')J (2.9) 

donde 

a 
(As-As')fy 

fc''.b 
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- - A, = áre_a_del acero a tensión 

A'1 área del acero a compresión 

d = distancia entre el centrolde del acero a tensión y la fibra 

extrema a compresión. -

b 

h J -,;- ___ 117- ____ ~~-:i ~ M> '°'"'" r do t- t: . .c. cT 
f'~ =O.Bf~ 
f'é =0.85f"'c 

fé :::(J.05-f'~ )f't 
1250 

si f~ < 250 kg/cn2 

si f"'c > 250 kg/cM2 

FIGURA 2.1 Hipótesis para la determinación del momento resisten

te de una sección de concreto 

La ecuación de MR solo es válida si el acero de compresión fluye 

cuando se alcanza la resistencia de la sección. Esto se cumple si 

(p - p') 
4800 

> 6000-fy 
d' fc 11 

d r; {2.1 O) 
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p' = 
As' 
bd 

Cuando no se cumple esta condición, MR se determinará con un 

anállsls de la sección basado en el equilibrio y las hipótesis generales 

para determinación de la resistencia; o bien se calculará aproximadamen

te con las ecuaciones 2.5 y 2.6 despreciando el acero de compresión. En 

todos los casos habrá que revisar que el acero de tensión cumpla el 

requisito 2.1.5.b. de refuerzo máximo. El acero de compresión debe res

tringirse contra el pandeo con estribos y cumplir los requisitos de 3.1.6.3. 

Secciones Te 1 sin acero de compresión 

SI la profundidad del bloque de esfuerzos, a, calculada con la ecua

ción 2.11 no es mayor que el espesor del patln, t, el momento resistente 

se puede calcular con las expresiones 2.5 o 2.6 usando el ancho del patln 

a compresión como b. Si a resulta mayor que t, el momento resistente 

puede calcularse con la expresión 2.12. 

&!:J.. 
a = fc"b (2.11) 

t !!. FR [Asp fy (d • 2 ) + (As • Asp) fy(d -
2 

)) 

donde. 

Asp 

a 

fe' '(b-b ')t 
fy 

(As -Asp)fy 
fc''b' 

En las expresiones anteriores 
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b = aricho_del patín 

b' = ancho .del alma 

La fórmula 2.12 es válida si el acero ftüYe•:~ü~~~c): se alcanza la 

resistencia. Esto se cumple si 

fe" 4800 
As ~ fY fy+6000 

Flexión btaxlal 

La resistencia de vigas rectangulares sujetas a flexión blaxlal se 

podrá valuar con la ecuación 

Mux 
MRx 

~ 1.0 (2.14) 

donde Mux y Muy son los momentos de diseño según los ejes X y Y; 

MRx y MRy son los momentos resistentes de diseño según los mismos ejes. 

e) Resistencia a flexión de vigas diafragma 

Se consideran como vigas diafragma aquellas cuya relación claro, 

L. a peralte total, h, es menor que 2.5 si son continuas en varios claros, o 

menor que 2.0 si constan de un solo claro libremente apoyado. En su 

diseño son aplicables las hipótesis generales citadas en 2.1.4. L es la 

distancia libre entre apoyos. Si la cuantla As/bd es menor o Igual que 

0.008, la resistencia a flexión de vigas diafragma se puede calcular con la 

expresión 

MR = FR As fy z (2.15) 

donde z es el brazo del par Interno. En vigas de un claro, z se valúa 

con el criterio siguiente 
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L z = (0.4 + 0.2 h }h • 

z .. . si 

Las vigas diafragma continuas se pueden diseñar por flexión con el 

procedimiento siguiente: 

l. Anallcese la viga como si no fuera peraltada y obténganse los 

momentos resistentes necesarios. 

11. Calcúlese las áreas de acero con la ecuación 2.15, valuando el 

brazo en la forma siguiente: 

z L 
{0.3 + 0.2 h )h, si 1.0 < <. 2.5 

z 0.5 L, si 5 1.0 

El acero de tensión se colocará como se Indica en 2.1.8.1.4. 

Las vigas diafragma que unan muros de cortante de edificios se 

según lo escrito en 2.1.8.1.4.e 

2.1.6 Fuerza cortante 

a) Fuerza cortante que toma el concreto, VcR 

Las expresiones para VcR que se presentan enseguida para distintos 

elementos son aplicables cuando la dimensión transversal, h, del elemen

to, paralela a la fuerza cortante, no es mayor que 70 cm y, además, la 

relación h/b no excede de 6. Por cada una de las dos condiciones anterio-

res que no se cumpla se reducirá VcR dado por dichas expresiones en 30%. 

Para valuar h/b en vigas To 1 se usará el ancho del alma b'. 
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t. Vigas sin presfuerzo 
- - -- - ---- =- -~- --~ 

En vigas con relación claro peralte total, L/h, no. menor que 5, la 

tuerza cortante que toma el concreto, VcR, .se c,a,lc,u.lará con el criterio 

siguiente: 

si p < 0.01 VcR FR bd (O. 2 + 30p) vTc.. (2.1 6) 

si p:? 0.01 VcR = 0.5 FR bd Ylc .. (2.17) 

SIL/hes menor que 4 y las cargas y reacciones comprimen directa

mente las caras superior e Inferior de la viga, VcR se obtendrá multlpllcan

do el valor que da la ecuación 2.17 por 

M 
(3.5 - 2.5 Vd ) > 1.0 

pero sin que se tome VcR mayor que 

En el factor anterior M y V son el momento flexlonante y la fuerza 

cortante que actúan en la sección. SI las cargas y reacciones no comprl-

men directamente las caras superior e Inferior de la viga, se aplicará la 

ec. 2.17 sin modificar el resultado. Para relaciones L/h comprendidas 

entre 4 y 5, VcR se hará variar linealmente hasta los valores dados por las 

ecuaciones 2.16 y 2.17 

Cuando una carga concentrada actúa a no más de 0.5d del paño de 

un apoyo, el tramo de la viga comprendido entre la cara y el paño del 

apoyo, además de cumplir con los requisitos de esta sección, se revisará 

con el criterio de cortante por fricción descrito en 2.1. 6g. 
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Para secciones T, 1 o L, en todas las expresiones anteriores se usará 

el ancho, b', en lugar de b. SI el patín está a compresión, al producto b'd 

pueden sumarse las cantidades t 2 en vigas Te 1, y t 2 /2 en vigas L, siendo 

t el espesor del patín. 

b) Refuerzo por tensión diagonal en vigas y columnas sin presfuer-

zo. 

Este refuerzo debe estar formado por estribos cerrados perpendicu

lares u oblicuos al eje de la pieza, barras dobladas o una combinación de 

estos elementos. También pueden usarse malla de alambre soldado, según 

2.2.10.2. Los estribos deben rematarse como lo Indica el Inciso 2.2.4.2. 

Para estribos de columnas, vigas principales y arcos, no se usará 

acero de grado mayor que el 42 (4200 kg/cm 2). Para dimensionar, el 

esfuerzo de fluencia de la malla no se tomará mayor que 4200 kg/cm 2 . El 

diámetro mlnlmo de estribos se Indicará más adelante. La figura 2.2 mues

tra los estribos comunmente utilizados. 

No se tendrán en cuenta estribos que formen un ángulo con el eje 

de la pieza menor de 45°, ni barras dobladas en que dicho ángulo sea 

menor de 30°. 

En vigas debe suministrarse un refuerzo mínimo por tensión diago

nal cuando la fuerza cortante de diseño, Vu, sea menor que VcR. Este 

refuerzo estará formado por estribos verticales de diámetro no menor de 

6.3 mm (No. 2). espaciados a cada medio peralte efectivo y se colocará a 

partir de toda unión de viga con columnas o muros hasta un cuarto del 

claro correspondiente. 
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1. Todas las dimensiones son de extremo a extremo de varilla excep

to A y G en ganchos estándar de 180° y 135°. 

2. Las dimensión J en ganchos de 180° se muestra solo cuando es 

necesario restringir el tamaño del gancho. 

3. La dimensión H en estribos se muestra cuando es necesario ajus-

tar dentro del concreto. 

FIGURA 2.2 Estribos. (i. 7 ) 
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Cuando sea aplicable el requisito de refuerzo mínimo del párrafo 

anterior asr como cuando Vu sea mayor que VcR, se requerirá refuerzo por 

tensión diagonal. En el segundo caso, la separación, s, se determinará con 

la expresión y limitaciones siguientes 

s FRAvfyd(senE>+cosE>) FRAvfy 
Vu -VcR < 3.5b 

(2.18) 

Av es el área transversal del refuerzo por tensión diagonal compren

dido en una distancias y e es el ángulo que dicho refuerzo forma con el 

eje de la pieza. En la ec. 2.18, Av debe estar en cm 2
, fy en kg/cm 2

, Vu y 

VcR en kg, y b y d en cm. La separación resulta en cm. Para secciones 

circulares se sustituirá d por el diámetro de la sección. 

La separación, s, no debe ser menor que de 5 cm. 

SI Vu es mayor que Ver pero menor o Igual que 

1.5 FR bd 1fc-+ 

la separación de estribos verticales no deberá ser mayor que 0.5d. 

Si Vu es mayor que 

1.5 FA bd 1fc .. 

la separación de estribos verticales no deberá ser mayor que 0.25d. 

En ningún caso se permitirá que Vu sea superior a 

Cuando el refuerzo conste de un solo estribo o grupo de barras 

paralelas dobladas en una misma sección.su área se calculará con 

Av 
Vu -VcR 

FRfysen e (2.19) 
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En este caso no se admitirá que Vu sea mayor que 

1 .5 FR bd ../Te .. 

c) Proximidad a reacciones y cargas concentradas 

Cuando una reacción comprime directamente la cara del miembro 

que se considera, las acciones situadas a menos de una distancia d del 

paño del apoyo pueden dimensionarse con la fuerza cortante de diseño 

que actúa a la distancia d. 

Cuando una carga concentrada se transmite al miembro a través de 

vigas secundarlas que llegan a sus caras laterales, se tomará en cuenta 

su efecto sobre la tensión diagonal del miembro principal cerca de la 

u nJón. 

d) Vigas con tensiones perpendiculares a su eje 

SI una carga se transmite a una viga de modo que produzca tensio

nes perpendiculares a su eje, como sucede en vigas que reciben cargas 

de losa en su parte Inferior, se suministrarán estribos adicionales en la 

viga calculados para que transmitan la carga a la viga 

e) interrupción y traslape del refuerzo longitudinal 

En tramos comprendidos a un peralte efectivo de las secciones 

donde, en zona de tensión, se Interrumpa más que 33%, o traslape más 

que 50% del refuerzo longitudinal, la fuerza cortante máxima que puede 

tomar el concreto se considerará de 0.7 VcR. 

f) Fuerza cortante en vigas diafragma 

Para determinar la fuerza cortante, VcR, que resiste el concreto en 

vigas diafragma, se aplicará lo dispuesto en el número 1 de a) para vigas 

con relación L/h menor que 4. 
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La sección critica para fuerza cortante se considerará situada a una 

distancie del peño del apoyo Igual a 0.15L en vigas con carga uniforme

mente repartida, e Igual a la mitad de la distancia a la carga más cercana 

en vigas con carga concentradas, pero no se supondrá a más de un peralte 

efectivo del paño del apoyo si las cargas y reacciones comprimen directa

mente dos caras opuestas de la viga, ni a más de medio peralte efectivo 

en caso contrario. 

SI la fuerza cortante de diseño, Vu, es mayor que VcR, la diferencia 

se tomará con refuerzo, Dicho refuerzo constará de estribos cerrados 

verticales y barras horizontales, cuyas contribuciones se determinarán 

como sigue, en vigas donde las cargas y reacciones comprimen directa

mente caras opuestas: 

La contribución del refuerzo vertical se supondrá Igual a: 

0.083 FR fyv d Av (1 + L/d)/s (2.20) 

donde Av es el área del acero vertical comprendida en cada distan

cias, y fyv es el refuerzo de fluencia de dicho acero. 

La contribución del refuerzo horizontal se supondrá Igual a 

0.083 FR fyh d Avh {11 - L/d)/Sh (2.21) 

donde Avh es el área de acero horizontal comprendida en cada 

distancia Sh, y fyh el esfuerzo de fluencia de dicho acero. 

El refuerzo que se determine en la sección critica antes definida se 

usará en todo el claro. 

En vigas donde las cargas y reacciones no comprimen directamente 

dos caras opuestas, además de lo aquí prescrito se tomarán en cuenta las 

disposiciones de c) y d) que sean aplicables. 

39 



Las zonas próximas a los apoyos se dimensionarán de acuerdo a 

Rei~erzo.llllnlrrio.,Enlas ~lgas'd!~!Íagma se suministrarán refuerzos 

vertical y;horlz~ntaCqu~'e~~c~cfajj¡recclón cumpla con los requisitos de 

2.2.1.1, ¡)'~r~',reiuerzo~o}~inÍ61&~ vól u métricos. 
- ··_ ·.:<- ><':·.: 
Limitación pa'ra'V.u. LafuerzaVu no debe ser mayor que 

g) Resistencia a fuerza cortante por fricción 

Estas disposiciones se aplican en secciones donde rige el cortante 

directo y no la tensión diagonal (en ménsulas cortas, por ejemplo, y en 

detalles de conexiones de estructuras prefabricadas). En tales casos, si 

se necesita refuerzo, esto deberá ser perpendicular al plano crítico de 

cortante directo. Dicho refuerzo debe estar bien distribuido en la sección 

definida por el plano crítico y debe estar anclado a ambos lados de modo 

que pueda alcanzar su esfuerzo de fluencia en el plano mencionado. 

La resistencia a fuerza cortante, VR, se tomará como el menor de los 

valores calculados con las expresiones siguientes: 

FR µ (Av! fy + Nu) (2.22) 

FR (14 A + O.B(Avl fy + Nu)) (2.23) 

0.25 FR f•c A (2.24) 

donde Av1 es el área del refuerzo por cortante por fricción, en cm 2
; 

A es el área de la sección definida por el plano critico en cm 2
; Nu es la 

fuerza de diseño de compresión normal al plano critico, en kg, y ¡1 el 

coeficiente de fricción que se tomará Igual a 1.4 en concreto colado 

monolltlcamente, Igual a 1.0 para concreto endurecido e Igual a 0.7 entre 
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concreto y acero laminado. Los valores de µ anteriores se aplican si el 

concreto endurecido contra el que se coloca concreto fresco está limpio 

y libre de lechada, y tiene rugosidades con amplitud total del orden de 

5mm o más, así como si el acero está limpio y sin pintura. 

En las expresiones anteriores, fy no se supondrá mayor que 4200 

kg/cm 2 . Cuando haya tensiones normales al plano crítico, sean por tensión 

directa o por flexión, en Avt no se Incluirá el área de acero necesaria por 

estos conceptos. 

2.1.7 TORSION 

Las disposiciones que siguen son aplicables a tramos sujetos a 

torsión cuya longitud no sea menor que el doble del peralte total del 

miembro. Las secciones situadas a menos de un peralte efectivo de la cara 

del apoyo pueden dimensionarse para la torsión que actúa a un peralte 

efectivo. 

a) Miembros en los que se requiere refuerzo por torsión 

En miembros cuya resistencia a torsión sea directamente necesaria 

para el equilibrio de la estructura o de parte de ella (lig. 2.3a), se sumi

nistrará refuerzo por torsión de acuerdo con b), donde para calcular las 

áreas de acero necesarias se supondrá TcR = O, y para determinar el 

refuerzo mínimo por torsión y el valor máximo admisible de Tu el valor de 

TcR se obtendrá con la ecuación 2.27. 

En miembros sujetos a torsión y fuerza cortante donde la resistencia 

a torsión no afecte directamente al equilibrio de la estructura (lig. 2.3b), 

se procederá como sigue: 
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(b) 

FIGURA 2.3 Ejemplos de vigas en las que existe torsión (vigas V1 y 

V2). (1.3) 

El momento torslonante de diseño, Tu, se calculará suponiendo en 

el análisis que la rigidez a la torsión del elemento es la mitad de la rigidez 

torslonal elástica de la sección completa calculada con el módulo de 

rigidez al cortante, G, que se puede tomar igual a 0.4 veces el módulo de 

elasticidad del concreto. 

Cuando se cumpla la desigualdad 

V 2 
+ _u_ :: 1.0 

VcP.
2 

(2.25) 

y, además, Tu sea mayor que TcR dado por la ec. 2.25, se requerirá 

refuerzo por torsión. Si no se cumple alguna de las dos condiciones ante

riores los efectos de la torsión pueden despreciarse. 
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En secciones (ectangulares y secclonesT, 1 o L, TOA y:TcÁ se valúan 

con las expresiones.siguientes: 

TcR = 0.25 ToR (2.27) 

donde x e y, en cm, son las dimensiones menor y mayor de los 

rectángulos en que queda descompuesta la sección al considerar cada ala 

y el alma con el peralte completo de la sección, pero sin que se tome y 

mayor que 3x. La suma se refiere a los rectángulos componentes de la 

sección. Pueden usarse las ecs. 2.26 y 2.27 para secciones circulares 

tomando x = y = 0.8 diámetros. 

En miembros que también estén sujetos a tensión axial, el valor de 

ToR se multiplicará por ( 1 - 0.03 Pu/Ag ), donde Pu es la tensión de diseño, 

en kg. y Ag el área bruta de la sección reducida (véase 2.1), en cm 2 . 

b) Refuerzo por torsión 

Este refuerzo estará formado por estribos cerrados perpendiculares 

al eje del miembro y por barras longitudinales. En miembros circulares los 

estribos serán circulares. El refuerzo necesario para torsión se combinará 

con el requerido para otras fuerzas interiores, a condición de que el área 

suministrada no sea menor que la suma de las áreas individuales necesa-

rias y que se cumplan los requisitos más restrictivos en cuanto a espacia-

miento y distribución del refuerzo. El refuerzo por torsión se suministrará 

cuando menos en una distancia (h + b) más allá del punto teórico en que 

ya no se requiere (h y b son el peralte total y el ancho del miembro). 

l. Refuerzo transversal. Cuando, según a). se requiera refuerzo por 

torsión el área de estribos cerrados se calculará con la expresión siguien

te: 
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donde 

· =·s(Tu-TcR)' Aav 
. fR.Ox1 Y1 fyv 

Aav área transversal de una sola rama de estribo 

x1, y, lados menor y mayor de un estribo medidos centro a centro 

s separación de los estribos 

fyv esfuerzo de fluencia de lo.s estribos; el grado de este acero no 

será mayor que el 42 

. Q = .0.67 .+ 0.33 y1/x1 ~ 1.5 
. . . 

En miembros circulares, x e y se tomarán Igual a ocho décimos del 

diámetro del estribo circular medido centro a centro. 

El área de estribos (por torsión y fuerza cortante) no será menor que 

la calculada con la ecuación 2.28, suponiendo Tu = 4 TcR; sin embargo, 

no es necesario que sea mayor que 1.33 veces la requerida para Tu y Vu 

obtenidos del análisis. La separación, s, no será mayor que el ancho de 

los estribos, ni que la mitad de su altura, ni mayor de 30 cm. 

11. Refuerzo longitudinal. El área de barras longitudinales, Ast, para 

torsión se calculará con la expresión 

Ast 
2As v fyv 

s (x1 + Y1 ) Ty (2.29) 

donde fy es el esfuerzo de fluencia del acero longitudinal. 

El área de refuerzo longitudinal no será menor que la obtenida con 

la ec 2.29, usando el Asv mínima obtenida según la sección I; la separación 

entre barras longitudinales no excederá de 50 cm y su diámetro no será 

menor que el de los estribos. 
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Debe distribuirse el refuerzo longitudinal en el perímetro de la s~i:· 

cl6n transversal y colocarse por lo menos une berra en cede esquina. 

111. Refuerzo hellcoldal. La combinación de refuerzo transverss• 

longitudinal puede sustituirse por refuerzo continuo hellcoldel constltu•c :

por tramos e 45° con las aristas del miembro. Su espaciamiento, medí: : 

sobre el eje de la pieza, se obtiene dividiendo entre 2 el obtenido con 1;:; 

ec 2.29. Dicho espaciamiento no debe exceder de y1. 

Limitación para Tu. No se admitirá que el momento torslonente .. 

diseño, Tu, sea mayor que 

j Vu 2 
1.25 TcR16 - <o.fFRbdlfc=+) (2.30) 

en ninguna sección. 

2.1.8 Disposiciones complementarlas para vigas 

2.1.8.1 Vigas 

2.1.8.1.1 Conceptos generales 

El claro se contará a partir del centro del apoyo siempre que ' 

ancho de éste no sea mayor que el peralte efectivo de la viga; en c<.o: 

contrario, el claro se contará a partir de la sección que se halla a me:1: 

peralte efectivo del paño interior del apoyo 

En el dimensionamiento de vigas continuas monol!tlcas con ,,e, 

apoyos puede usarse el momento en el paño del apoyo. 

Para calcular momentos llexlonantes en vigas que soporten losas ·:r· 

tableros rectangulares, se puede tomar la carga tributarla de la losa ce· 

si estuviera uniformemente repartida a lo largo de la viga. 
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2.1.6.1.2 Pandeo lateral 

Deben analizarse los efectos de pandeo lateral cuando la separación 

entre apoyos laterales sea mayor que 35 veces el ancho de la viga o el 

ancho del patín a compresión. En su caso, se aplicará lo dispuesto para 

marcos dúctiles (2.1.9). 

2.1.6.1 .3 Refuerzo complementarlo en las paredes de las vigas 

En las paredes de vigas con peraltes superiores a 75 cm debe pro

porcionarse refuerzo longitudinal por cambios volumétricos de acuedo 

con 2.2.11. Se puede tener en cuenta este refuerzo en los cálculos de 

resistencia si se determina la contribución del acero por medio de un 

estudio de compatibilidad de deformaciones según las hipótesis básicas. 

2.1.6.1.4 Vigas diafragma 

a) Disposición del refuerzo por flexión 

l. Vigas de un claro 

El refuerzo que se determine en la sección de momento máximo 

deben colocarse recto y sin reducción en todo el claro; debe anclarse en 

las zonas de apoyo de modo que sea capaz de desarrollar, en los paños 

de los apoyos, no menos del 60% de su esfuerzo de fluencia, y debe estar 

uniformemente distribuido en una altura igual a (0.2 - 0.05 L/h)h, medida 

desde la cara inferior de la viga, pero no mayor que 0.2 L .Ver figura 2.4. 
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h 

L 

(0.2 - 0.05L/h)h 
pero no Mayor 
que 0.2L 

FIGURA 2.4 Disposición del refuerzo de flexión en una viga diafrag

ma de un claro. <1 · 3> 

11. Vigas continuas 

El refuerzo que se calcule con el momento positivo máximo de cada 

claro debe prolongarse recto en todo el claro en cuestión. Si hay la nece

sidad de hacer uniones, éstas deben localizarse cerca de los apoyos 

Intermedios. El anclaje de este refuerzo en los apoyos y su distribución en 

la altura de la viga cumplirán con los requisitos prescritos en l. 
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No menos de la mitad del refuerzo calculado para momento negativo 

en los apoyos deben prolongarse en toda la longitud de los claros adya· 

centes. El resto del refuerzo negativo máximo, en cada claro, pueden 

Interrumpirse a una distancia del paño del apoyo no menor que 0.4 h, ni 

que 0.4L. 

El refuerzo para momento negativo sobre los apoyos deben repartir· 

se en dos franjas paralelas al eje de la viga de acuerdo con lo siguiente: 

Una fracción del área total, Igual a 

L 
0.5 ( h · 1) As 

debe repartirse uniformemente en una franja de ancho Igual a 0.2 h 

y comprendida entre las cotas O.B h y h, medidas desde el borde Inferior 

de la viga (llg. 2.5). El resto se repartirá uniformemente en una franja 

adyacente a la anterior, de ancho Igual a 0.6 h. SI L/h es menor que 1.0, 

en este párrafo se sustituirá Len lugar de h. 

b) Revisión de las zonas a compresión 

SI una zona a compresión de una viga diafragma no tiene restricción 

lateral, debe tomarse en cuenta la posibilidad de que ocurra pandeo late· 

ral. 

c) Disposición del refuerzo por fuerza cortante 

El refuerzo que se calcule con las expresiones 2.20 y 2.21 en la 

sección crítica, se usará en todo el claro. 
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Las barras horizontales se colocarán, con la misma separación, en 

dos capas verticales próximas a las caras de la viga. Estas barras se 

anclarán de modo que en las secciones de los paños de los apoyos extre

mos sean capaces de desarrollar no menos del 80% de su esfuerzo de 

fluencia. 

0.2h 0.5(L/h - DAs 

h 0.6h - 0.5(3 - L/h>A5 

~--Apoyo 

FIGURA 2.5 Franjas en que se distribuye el refuerzo negativo As, 

en una viga diafragma continua con L/h > 1.0. (l. 3 ) 

d) Dimensionamiento de los apoyos 

Para valuar las reacciones en los apoyos se puede analizar la viga 

como si no fuera peraltada, aumentando en 10% el valor de las reacciones 

en los apoyos extremos. 
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Cuando las reacciones comprimen directamente la cara Inferior de 

la viga, el esfuerzo de contacto con el apoyo no debe exceder del valor 

especificado en 3.1.3 que se refiere a aplastamiento , haya atlesadores o 

no los haya. 

SI la viga no está atiesada sobre los apoyos y las reacciones com

primen directamente su cara Inferior, deben colocarse, en zonas próximas 

a los apoyos, barras complementarlas verticales y horizontales en cada 

una de las mallas de refuerzo para fuerza cortante, del mismo diámetro 

que las de este refuerzo y de modo que la separación de las barras en esas 

zonas sea la mitad que el resto de la viga (flg.2.23) 

Las barras complementarlas horizontales se situarán en una franja 

contigua a la que contiene el refuerzo Inferior de flexión y de ancho Igual 

al de esta última. Dichas barras complementarlas deben anclarse de modo 

que puedan alcanzar su esfuerzo de fluencia en la sección del paño del 

apoyo; además, su longitud dentro de la viga, medida desde dicha sección 

no debe ser menor que 0.3 h. 

Las barras complementarias verticales se colocarán en una franja 

vertical limitada por la sección del paño del apoyo y de ancho igual a 0.2 

h. Estas barras deben abarcar desde el lecho Inferior de la viga hasta una 

altura igual a 0.5 h. 

Cuando la viga esté atiesada sobre los apoyos en todo su peralte, o 

cuando la reacción no comprima directamente la cara Inferior de la viga 

sino que se transmita a lo largo de todo el peralte, se aplicarán las dispo

siciones siguientes: 

Cerca de cada apoyo se colocarán dos mallas de barras horizontales 

y verticales en una zona limitada por un plano horizontal distante del 

borde Inferior de la viga no menos de 0.5 h y por el plano vertical distante 
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de la sección del paño del apoyo no menos de 0.4 h (flg. 2.6). El área total 

de las barras horizontales se determinará con el criterio de cortante por 

fricción de 2.1.6g, suponiendo como plano de falla el que pasa por el paño 

del apoyo. El área total de las barras verticales será la misma que la de 

las horizontales. En estos refuerzos pueden Incluirse las barras del refuer

zo en el alma de la viga situadas en la zona antes definida, con tal que las 

horizontales sean capaces de alcanzar su esfuerzo de fluencia en la sec

ción del paño del apoyo. 

SI h es mayor que L, se sustituirá L en lugar de h en el párrafo 

anterior. 

1 
~ ~ 

:..-~ 
1 

:..- V;:: 1 

;::~ 1 

:..- V::::: 1 

:..-V,.. 1 ~ 

-- / 
/ 1 

:..-[/; 1 
V/ 

""~ 1 / O.Sh ó O.SI 

~ 1 

1 
1 

ef.§ -E--- ~ 
0.-4h ' 0.4L 1 o 

' 

L 

FIGURA 2.6 Refuerzo en una zona de apoyo Indirecto. (l. 3 ) 
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e) Vigas diafragma que unen muros sujetos a fuerzas horizontales 

en su pll:ino 

El refuerzo de vigas diafragma con relaciones L/h no mayores de 2, 

que unen muros para fuerzas horizontales constará de dos grupos de 

barras diagonales según se Indica en la flg. 2. 7. Se supondrá que cada 

grupo forma un elemento que trabajará a tensión o compresión axiales y 

que las fuerzas de Interacción entre los dos muros, en cada viga, se 

trasmiten sólo por las tensiones y compresiones en dichos elementos. 

Para determinar las áreas de acero necesarias se despreciará el concreto. 

En espesor de estas vigas será el de los muros que unen. 

Cada elemento diagonal constará de no menos de cuatro barras 

rectas sin uniones, con cada extremo anclado en el muro respectivo una 

longitud no menor que 1.5 Ld, obtenida ésta según 2.2.4.1 c. Las barras de 

los elementos diagonales se colocarán tan próximas a las caras de la viga 

como lo permitan los requisitos de recubrimiento, y se restringirán contra 

el pandeo con estribos o hélices que, en el tercio media.del claro de la 

viga, cumplirán con los requisitos de 3.1.6.3. En los tercios extremos el 

espaciamiento se reducirá a la mitad del que resulte en el central. Los 

estribos o el zuncho que se use en los tercios extremos se continuarán 

dentro de cada muro en una longitud no menor que L/B. 

En el resto de la viga se usará refuerzo vertical y horizontal que en 

cada dirección cumpla con los requisitos para refuerzo por cambios vol u-. 

métricos de 2.2.11. Este refurzo se colocará en dos capas próximas a las 

caras de la viga por afuera del refuerzo diagonal. 
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L/3 L/3 L/3 

L 

A-A 

FIGURA 2.7 Refuerzo principal de una viga diafragma que une mu

ros de cortante. (l. 3 ) 

2.1.9 Vigas en marcos .dúctiles 

2.1.9. 1 Requisitos generales 

Los requisitos se aplican a marcos colados en el lugar diseñados 

por sismo con factor Q = 4. También se aplican a los marcos de estructu

ras coladas en el lugar diseñadas con Q = 4, formadas por marcos y muros 

de concreto reforzado que cumplan con los requisitos referentes a marcos 

sujetos a fuerzas horizontales en su plano que marcan las NTC para diseño 

y construcción de estructuras de concreto, o marcos y contravientos que 

cumplan con los requisitos para diafragmas y elementos a compresión de 

contraventeos del mismo reglamento, en las que la fuerza cortante resls-
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tlda por los marcos sea por lo menos el 50% de la total, y, aslrnlsmo-~-¡¡-10-5--~ 
- -- -_ ·- " ·' ' 

marcos de estructuras coladas en el l~~ar, cll~~~ad-~s ~~n -~ = 3 y forma-

das por marcos y muros o contravlentos que cumplán con los requisitos 

mencionados anteriormente en las que la fuerza cortante resistida por los 

marcos sea menor que el 50% de la total. En todos los casos anteriores, 

los requisitos se aplican también a los elementos estructurales de la ci

mentación. En lo referente a los valores de Q, debe cumplirse, además, 

con el cap. 5 (Factor de comportamiento sísmico) de las Normas Técnicas 

Complementarlas para Diseño por Sismo. 

Sea que la estructura esté formada sólo de marcos o de marcos y 

muros o contravlentos, ningún marco se diseñará para resistir una fuerza 

cortante horizontal menor que el 25% de la que le corresponderla si tra6a

jara aislado del resto de la estructura. 

La resistencia especificada, f'c, del 

kg/cm 2
• 

Las barras de refuerzo serán corrugadas de grado no mayor que el 

42. Además, las barras longitudinales de vigas y columnas deberán tener 

fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda al esfuerzo de fluencia 

especificado en más de 1300 kg/cm 2, y su resistencia real debe ser por lo 

menos Igual a 1.25 veces se esfuerzo real de fluencia. 

2.1.9.2 Miembros a flexión 

Los requisitos de esta sección se aplican a miembros principales 

que trabajan esencialmente a flexión. Se incluyen vigas y aquellas coll.lm- -

nas con cargas axiales pequeñas, 

(Pu ~ Ag f'c/1 O) 
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2.1.9.2.1 Requisitos geométricos 

- El claro libre no debe ser menor que cuatro veces el per'alte efec-

tlvo. 

- En sistemas de viga y losas monolftlcas, la relación entre la sepa

ración de apoyos que eviten el pandeo lateral y el ancho de la viga no debe 

exceder de 30. 

- La relación entre peralte y el ancho no será mayor de 3.0. 

- El ancho de la viga no será menor de 25 cm, ni excederá al ancho 

de las columnas a las que llega. 
_,,_:;· 

- El eje de la viga no debe separarse horlzontÚrn~'~i~ qeLejé de la 
- :· _,_.",,-,,_, ::~.;,:,~,.~_;:,~::t:-.,;:j~;:;.:::~-:;-~~- :.~-<~o. , 

columna más de un décimo de la dlmens}é>n tr~ñsvers·á1 de··1a\coiumna 

normal de la viga. 

2.1.9.2.2 Refuerzo longitudinal 

En toda sección se dispondrá de refuerzo tanto en el lecho Inferior 

como en el superior. En cada lecho el área de refuerzo no será menor que 

O. 7 Vfc,. bd/fy 

y constará de por lo menos dos barras corridas de 12.7 mm de 

diámetro (No. 4). El área de acero a tensión no excederá del 75% de la 

correspondiente a la falla balanceada de la sección. 

El momento resistente positivo en la unión con un nudo no será 

menor que la mitad del momento resistente negativo que se suministre en 

esa sección. En ninguna sección a lo largo del miembro el momento resis-

tente negativo, ni el resistente positivo, serán menores que la cuarta parte 

del máximo momento resistente que se tenga en los extremos. 
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En las barras para flexión se permiten traslapes sólo si en la longi

tud del traslape se sumunlstra refuerzo transversal de confinamiento (re

fuerzo helicoidal o estribos cerrados); el paso o la separación de este 

refuerzo no será mayor que 0.25 d, ni que 10 cm. Las uniones por traslape 

no se permitirán en los casos siguientes: a) dentro de los nudos, b) en una 

distancia de dos veces el peralte del miembro medida desde el paño del 

nudo, y c) en aquellas zonas donde el análisis Indique que se formarán 

articulaciones plásticas. Además, con el refuerzo longitudinal solo pueden 

formarse paquetes de dos barras cada uno. 

Se permiten uniones soldadas o con dispositivos mecánicos, que 

cumplan con los requisitos de 2.2.10, a condición de que en toda la 

sección de unión cuando mucho se unan barras alternadas y que las 

uniones de barras adyacentes no disten entre sf menos de 60 cm en la 

dirección longitudinal del miembro. 

2.1.9.2.3 Refuerzo transversal para confinamiento 

Se suministrarán estribos cerrados de al menos 7.9 mm de diámetro 

(No. 2.5) que cumplan con los requisitos de los párrafos que siguen, en 

las zonas siguientes: a) en cada extremo del miembro sobre una distancia 

de dos peraltes medida a partir del paño del nudo, y b) en la porción del 

elemento que se halle a una distancia Igual a dos peraltes (2h) de toda la 

sección donde se suponga, o el análisis indique, que se va a formar una 

articulación plástica (si la articulación se forma en una sección interme

dia, los dos peraltes se tomarán a cada lado de la sección). 
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El primer esirTt:io -se-colocará-a~-,i=o·-mas de 5 cm de la cara del 

miembro de apoyo. La separación de los estribos no excederá ninguno de 

los valores siguientes: a) 0.25 d, b) B veces el diámetro de la barra longi

tudinal más delgada, o 24 veces el diámetro de la barra del estribo, y d) 

30 cm. 

Los estribos a que se refiere esta sección deben ser cerrados, de 

una pieza, y deben rematar en una esquina con dobleces de 135°, seguidos 

de tramos rectos de no menos de 1 O diámetros de largo. En cada esquina 

del estribo debe quedar por lo menos una barra longitudinal. Los radios 

de doblez cumplirán con los requisitos de 2.2.9. La localización del remate 

del estribo debe alternarse de uno a otro. 

En las zonas definidas en el primer párrafo de esta sección, las 

barras longitudinales de la periferia deben tener soporte lateral que cum.

pla con 3.1.6.3. 

Fuera de la zonas definidas en el primer párrafo de esta sección, la 

separación de los estribos no será mayor que 0.5d a todo lo largo. En toda 

la viga la separación de estribos no será mayor que la requerida por fuerza 

cortante. 

2.1.9.2.4 Requisitos para fuerza cortante 

Los elementos que trabajan principalmente a flexión se dimensiona

rán de manera que no se presente falla por cortante antes que puedan 

formarse las articulaciones plásticas en sus extremos. Para ello, la fuerza 

cortante de diseño se obtendrá del equilibrio del miembro entre caras de 

apoyos; se supondrá que en los extremos actúan momentos del mismo 

sentido valuados con las propiedades del elemento en esas secciones, sin 
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factores de reducción, y con el esfuerzo en el acero de tensión el menos 

Igual a 1.25 fy. A lo largo del miembro actuarán las cargas correspondien

tes multiplicadas por el factor de carga. 

Como opción, puede dimensionarse con base en la fuerza cortante 

de diseño obtenida del análisis, si al factor de resistencia, FR se le asigna 

un valor de 0.6, en lugar de 0.8. 

En las zonas donde la fuerza cortante de diseño causada por el 

sismo es Igual o mayor que la mitad de la fuerza cortante de diseño 

calculada según los párrafos anteriores, se despreciará la contribución 

del concreto en la resistencia a fuerza cortante, al calcular el refuerzo 

transversal por este concepto. En el refuerzo para fuerza cortante puede 

Incluirse el refuerzo de confinamiento prescrito en 2.1.9.2.3. 

El refuerzo para fuerza cortante estará formado por estribos vertica

les cerrados de una pieza, de diámetro no menor que 7.9 mm (No. 2.5), 

rematados como se Indica en 2.1.9.2.3. 

2.1.1 O Estados límite de servicio 

2.1.10.1 Esfuerzo bajo condiciones de servicio 

Para estimar los esfuerzos producidos en el acero y el concreto por 

acciones exteriores en condiciones de servicio, pueden utilizarse las hipó

tesis usuales de la teoría elástica de vigas. Si el momento de agrietamien

to es mayor que el momento exterior, se considerará la sección completa 

del concreto sin tener en cuenta el acero. Si el momento de agrietamiento 

es menor que el momento actuante, se recurrirá a la sección transformada, 

despreciando el concreto agrietado. Para valuar el momento de agrieta

miento se usará el módulo de rotura, ii. escrito en 1.1.1.2. 
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2.1.10.2 Dellexlones 

Las dimensiones de elementos de concreto reforzado deben ser 

tales que las deflexlones que puedan sufrir bajo condiciones de servicio o 

trabajo se mantengan dentro de los lfmltes escritos en el Título VI del 

Reglamento. 

Deflexlones en elementos no presforzados que trabajan en una di· 

recclón 

Deflexlones Inmediatas. Las deflexlones que ocurran Inmediatamen

te al aplicar la carga se calcularán con los métodos o fórmulas usuales 

para determinar deflexlones elásticas. A menos que se utilice un análisis 

más racional o que se disponga de datos experimentales, las deflexiones 

de elementos de concreto de peso normal se calcularán con un módulo de 

elasticidad congruente con 1.1.1.1 y con el momento de inercia de la 

sección transformada agrietada. 

En claros continuos, el momento de Inercia que se utilice será un 

valor promedio calculado en la forma siguiente: 

(2.31) 

donde /1 e /2 son los momentos de Inercia de las secciones extremas 

del claro e /3 el de la sección central. Si el claro sólo es continuo en un 

extremo, el momento de inercia correspondiente al extremo discontinuo se 

supondrá Igual a cero, y en la expresión 2.31 el denominador será 3. 
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Dellexlones diferidas. A no ser que se utilice un anál_lsls _más precl~ 
.--- .-. --- _____ -_ 

so, la dellexlón adicional que ocurra a largo plazo en miembros de ~oncre~ 

to normal clase 1, sujetos a flexión, se obtendrá multlpllciando'I~ fl~clla 
Inmediata, calculada de acuerdo con el párrafo anterior peral~ carga 

sostenida considerada, por el factor 

2 
1+50p' 

(2.32) 

donde p' es la cuantla de acero a compresión (A's/bd). En elementos 

continuos se usará un promedio de p' calculado con el mismo criterio 

aplicado para determinar el momento de Inercia. 

Para elementos de concreto normal clase 2, el numerador de la 

expresión 2. será Igual a 4. 

La deflexión total será la suma de la Inmediata más la diferida. 

2.1.10.3 Agrietamiento en elementos no presforzados que trabajan 

en una dirección 

El criterio siguiente se aplica a elementos no expuestos a un am-

blente muy agresivo, y que no deban ser impermeables. En caso contrario, 

deben tomarse precauciones especiales. 

Cuando en el diseño se use un esfuerzo de fluencia mayor que 3000 

kg/cm 2 para el refuerzo de tensión, las secciones de máximo momento 

positivo y negativo se dimensionarán de modo que la cantidad 

no exceda a 40000 kg/cm. En la expresión anterior: 

Is esfuerzo en el acero en condiciones de servicio, en kg/cm 2 
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d~ recubrlmlenfo--del concr_eto medido desde la- ff6ra-exrrenia en· 

tensión al c:~tr~ dela.barra más pró~I~~ a ella, en cm 

Aárea de concreto a tensión, en cm 2 , que rodea al refuerzo princi

pal de tensión y cuyo centrolde coincide con el de dicho refuerzo, dividida 

entre el numero de barras (cuando el refuerzo principal conste de barras 

de varios diámetros, el número de barras equivalente se calculará dividien

do el área total de acero entre el área de la barra de mayor diámetro) 

El esfuerzo fs puede estimarse con la expresión M/0.9 d As, o bien, 

si no se recurrió a la redistribución de los momentos elásticos, suponerse 

Igual a 0.6 fy. En la expresión anterior M es el momento flexlonante en 

condiciones de servicio. 

2.2 DETALLADO EN TRABES 

2.2.1 Req ulsltos geométricos 

Existen algunos requisitos geométricos de la referencia 1.6 los cua

les tienen como objetivo, evitar que la ductllldad de la viga se vea limitada 

por problemas de pandeo lateral por excesiva esbeltez de su alma (para 

elementos que trabajen a flexión esencialmente, incluyendo vigas y aque

llas columnas con cargas axiales bajas, que no excedan de 0.1 Ag f'c, en 

que A9 es el área de la sección bruta); a eso obedecen las limitaciones de 

las relaciones l/b y h/b Ilustradas en la figura 2.B; por otra parte, se 

pretende también asegurar que la transmisión de momentos entre viga y 

columna pueda realizarse sin la aparición de esfuerzos importantes por 

cortante y torsión: Con tal fin se limita la excentricidad que puede tener 

la viga con respecto a la columna y se prohibe que la viga tenga un ancho 

netamente superior al lado de la columna en que se empotra. 
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--- --~--===--"----=--==--==-'-;-----~= -==-=c=;o._-===---::_-.::-~_:_'...'.._~-=- ~ 

El iéglament~ ACI 3l B-83-deterlTllnóel núrner~~májlf1'l§ de varllla-s 

en una sola c:~¡l~ ~'~,~~'~ v1~~ y soR rnarc~dC>~ en 1a ~lgú1~m~ fabla: 
: - -._.__ '. --; ~---~:·.' -. 

"';;-,,· .,":." ./?~:~ú-: ,., 
,·<·:, ·-'o!.of. º-·=-o.__"-"_'. ------

TABLA 2.1 Número máximo de varillas en una sol~ capa en vásta

gos de ~lga (f,;) 

3/4" Tamaño máximo de agregado, estribos del #4*. 

Ancho de la viga b cm, 

Vars 20 25 30 36 41 46 51 56 61 66 71 76 

#5 2 4 5 6 7 8 10 11 12 13 15 16 

#6 2 3 4 6 7 8 9 10 11 12 14 15 

#8 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 12 

#10 2 3 4 5 6 6 7 8 9 10 10 

#14 2 2 3 3 4 5 5 6 6 7 8 

1" Tamaño máximo de agregado, estribos del #4, ben cm 

Vars 20 25 30 36 41 46 51 56 61 66 71 76 

#5 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 

#6 2 3 4 5 6 7 8 9 9 10 11 12 

#8 2 3 4 5 6 7 7 8 9 10 11 

#10 2 3 4 5 6 6 7 7 8 9 10 

Nota: Los anchos de viga 6 el número de varillas que pueden colo-

carse en una viga a menudo se rigen por otros factores como el espacia

miento mínimo y el recubrimiento de concreto. 

* El recubrimiento mínimo de concreto considerado para estribos 

del #4 es de 4 cm. 
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Q=2 

bl s: J.5h 
l/b S40 
h/b s: 4 
e/b :s0.5 

ColuMno. 

Q=4 

b 1 =O 
h/b s: 3 
e/b=:o 0.25 
l/bS: 25 
b~ 20CM 

l/h=:: 4 

l. longitud libre-

e 

FIGURA 2.B Requisitos geométricos para vigas de concreto refor

zado. (l.s) 

2.2.2 Requisitos de refuerzo, longitudinal 

Bazán (l.Sltamblén determina algunos requisitos para el refuerzo 

longitudinal en vigas. Estos requisitos se Ilustran en la figura 2.9. 

El área mlnima de refuerzo en estructuras en zonas no sísmicas, 

debe cumplirse sólo en aquellos lechos que, según el análisis, aparecen 

tensiones para alguna combinación de acciones de diseño; cuando se 

diseñe con Q = 2 ó Q = 4 se requiere el refuerzo mlnimo en ambos lechos y 

en toda la longitud de la viga, independientemente de los resultados del 

análisis. 
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FIGURA 2.9 Requisitos para el refuerzo longitudinal en vigas de 

concreto (l .G) 

--·. ;{,.iL ·~-
Los slguentes requlsltosC:'~rt~~'~Sn~~n~i refuerzo longitudinal de la 

figura 2.9, para diferentes faciclres''él~idlictílldaéL 

Para O =2: As, A's ~ 0;7*>~~; en toda la longitud de la viga 

A's .'.5 0.75 As balanceada 

Al menos 67% de As deberá pasar por el núcl.eo de la columna 

Para 0=4: As, A's? 0.7 ~;,.bd y/02-#5,c~ntoda su longitud 

A's ~ 0.6 As balanceada 

As 1 oo 
bd ~ t; 
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A'a :=: 0.5 Aa, en 11 

No puede haber traslapes, ni corte del refuerzo longitudinal en 11 

Todo el refuerzo de tensión, As, necesario por sismo deberá pasar 

por el núcleo de la columna. 

En toda la sección de la viga deberá proporcionarse una resistencia 

a momento positivo y negativo no menor que la cuarta parte de la máxima 

que se tiene en los extremos de la viga. l 1
· 6 l 

La ductilidad que es capaz de desarrollar una sección de concreto 

reforzado es mayor a medida que la sección es más subreforzada, es decir 

cuando menor es la relación entre su área de refuerzo y la que correspon

de a falla balanceada; por esa razón, en los requisitos que corresponden 

a O= 2 sólo se exige que el área de refuerzo no exceda de 75% la balan

ceada, mientras que cuando se diseña para O= 4 ésta debe limitarse a. 60% 

de la balanceada. Las expresiones especificadas en Reglamento de Cons

trucciones para el Distrito Federal, proporcionan valores conservadores 

del área balanceada Iguales aproximadamente a 80% del valor esperado, 

por tanto, los límites Impuestos para 0=2 y 0=4 corresponden aproxima

damente a cuantías Iguales a 60 y 50% de la balanceada, respectivamente. 

Los requisitos de corte de varillas tienden a evitar que aparezcan 

tensiones por la transmisión de esfuerzos de adherencia en las zonas 

donde se pretende que se formen articulaciones plásticas. 

Las normas exigen también que en las secciones no afectadas por 

las articulaciones plásticas se compruebe que el factor de seguridad a 

flexión no sea menor que 1.1 veces el que se tiene en dichas articulacio

nes. SI se piensa que este requisito se satisface automáticamente en la 

mayoría de los casos por la rápida variación del diagrama de momentos 

65 



en las zonas extremas de las vlgasy por~uesÉli~flJe{i~~~pa~a artlculaclo-
- '..'_,. _· '_' . ,, :;_ - -·~ _, -· . : :_:' ' -;, 

nes plásticas zonas más amplias que las. que en~ealldad abarcárán .tales 

a rt le ul ac lo nes. 

2.2.3 Requisitos para el refuerzo transversal. 

La cantidad y disposición de estribos Ilustrada en la figura 2.10 

tiende, por una parte, a asegurar cierta ductilidad en cualquier sección en 

caso de un agrietamiento diagonal; por otra, cuando se diseña para O= 4 

se pretende que los extremos de las vigas los estribos proporcionen con

finamiento al concreto y eviten el pandeo del refuerzo de compresión para 

permitir el desarrollo de grandes ductilidades; por ello se limita más la 

separación de estribos, En la longitud de posible articulación plástica, li. 

sólo se admiten estribos cerrados. 

Cuando se adopte Q = 4, el dimensionamiento por cortante de las 

vigas deberá cumplir, además de los requisitos generales del reglamento, 

con lo siguiente: 

a) En una distancia de dos veces el peralte de la viga medida a partir 

de la cara del apoyo se considerará nula la contribución del concreto a la 

resistencia a cortante. 

Esto obedece a que los ensayos de elementos de concreto ante 

repeticiones de cargas alternadas han demostrado que la contribución del 

concreto se deteriora rápidamente, de manera que es recomendable Igno

rarla cuando se pretende que la sección sea capaz de alcanzar más de una 

vez rotaciones lnelástlcas Importantes. 

b) La revisión de la resistencia en cortante se hará aplicando un 

factor de carga de 1.4 a las fuerzas Internas que resultan del análisis. 

Además, cuando el refuerzo longitudinal de la viga sea sustancialmente 

mayor que el requerido para resistir los momentos flexionantes de diseño, 
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deberá proporcionarse la resistencia por cortante suficiente para-que-pu e-, 

da alcanzarse en los extremos de la viga los momentos ~á~irri()~ r~~lsten~ 
tes (negativo en un extremos y positivo en el otro). 

Este últlmo requisito pretende evitar que se presente falla por cor

tante antes que puedan formarse las dos artlculaclones plásticas en los 

extremos de la viga. Por tanto, la viga tiene que ser capaz de soportar los 

cortantes que aparecen cuando se forma el mecanismo de falla aceptado. 

En éste aparece primero la articulación plástica de momento negativo en 

un extremo y posteriormente, si el efecto sísmico crece, se forma una 

segunda articulación plástica, de momento positivo, en el otro extremo o 

cerca de él. Los momentos flexlonantes respectivos dependen de cómo se 

hayan reforzado los extremos de las secciones; los cortantes que originan 

pueden ser muy superiores a las que resultan de los diagramas para las 

fuerzas especificadas. 

r 2d 

=1 Av 

FIGURA 2.10 Requisitos para el refuerzo transversal de vigas de 

concreto. (l.S) 
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Los slguentes requisitos correspondenal fefuerzotransversal de la 

figura 2.10, para diferentes factores de ductilidad. 

Para 0=2: 

SI el diámetro de cualquier barra longitudinal excede del #5, los 

estribos serán del #2.5 o mayores. 

Para0=4 

Av fyv .'.". 0.06 Ab fy; Av ? #2.5; 52 5 d/2 

Av, fyv área y esfuerzo de fluencia del estribo 

Ab, fy área y esfuerzo de fluencia de la barra longitudinal de mayor 

diámetro 

51 '.:: 425 db/Vfy, 20 cm, 24 dlámelrós del estribo, d/4 

Para dlmenslonamlent() por fuerza~ cortante en 11 

Vc=O 

Fc=1.4 (1•6 ) 

2.2.4 Anclaje 

2.2.4.1 Requisitos generales 

a) La fuerza de tensión o compresión que actúa en el acero de 

refuerzo en toda sección debe desarrollarse a cada lado de la sección 

considerada por medio de adherencia en una longitud suficiente de barra 

o de algún dispositivo mecánico de anclaje (1.S) 
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Dentro de los requisitos generales marcados por las Nfc¡. encontra

mos que el requisito de anclaje se cumple en la mayorla de los casos para 

el acero de tensión de miembros sujetos a flexión si: 

l. Las barras que dejan de ser necesarias por flexión se cortan o se 

doblan a una distancia no menor que un peralte efectivo (d) más allá del 

punto teórico donde de acuerdo con el diagrama de momentos ya no se 

requieren. 

11. En las secciones donde, según el diagrama de momentos flexio

nantes, teóricamente ya no se requiere el refuerzo que se coqa o se dobla, 

la longitud que continúa de cada barra que no se corta ni se dobla es 

mayor o igual que Ld +d. Este requisito no es necesario en las secciones 

teóricas de corte más próximas a los extremos de elementos libremente 

apoyados. 

111. A cada lado de toda sección de momento máximo la longitud de 

cada barra es mayor o Igual que la longitud de desarrollo Ld, que se 

definirá más adelante. 

IV. Cada barra para momento positivo que llega a un extremo libre

mente apoyado se prolonga más allá del centro del apoyo, incluyendo 

porciones dobladas, una longitud no menor que 

(Ld - 0.25 L) ? 0.5h (2.33) 

donde Les el claro del elemento y h su peralte total. 

En ciertos casos hay otras secciones críticas donde habrá que revi

sar el anclaje (generalmente donde lll esfuerzo en el acero es cercano al 

máximo) 
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La longitud de desarrollo Ld, en la cual se considera que una barra 

de tensión se ancla de modo que desarrolle su esfuerzo de fluencia, se 

obtendrá multlpllcando la longitud básica Ldb, dada por la ecuación 2.34, 

en cm, por el factor o los factores Indicados en la siguiente tabla. Las 

disposiciones de esta sección son aplicables a barras de diámetro no 

mayor de 38.1 mm (No. 12). 

Ldb = 0.06 ~ ~ 0.006 db fy (2.34) 

(db es el diámetro de la barra, en cm, y as su área transversal, en 

cm 2 ; fy y f'c, en kg/cm 2 ). 

TABLA 2.2 

Condición de refuerzo Factor 

Barras horizontales o Inclinadas colocadas de 1.4 

manera que bajo ellas se cuelen más de 30cm 

de concreto. 

En concreto ligero. 1.33 

Barras con fy mayar de 4200 kg/cm 2 (fy en 2-~ 
kg/cm') fy 

Barras torcidas en fria de diámetro igual o 1.2 

mayar que 19.1 mm (Na. 6). 

Todos los otros casos. 1.0 

En ningún caso ld será menor de 30 cm. 

La longitud de desarrollo, Ld de cada barra que forme parte de un 

paquete de tres barras será Igual a la que requeriría si estuviera aislada 

multiplicada por 1.20. Cuando el paquete es de dos barras no se modifica 

Ld. 
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SI el esfuerzo fa, que debe de-sarrollar una barra en una sección es 

menor que fy, la longitud mínima de la barra a cada lado de dicha sección 

será (fa f fy)Ld. El esfuerzo fs se calculará con el momento flexlonante de 

diseño que se define en el Inciso a). 

TABLA 2-3. Longitudes de desarrollo, Ld, de barras corrugadas a 

tensión, no torcidas en frie, en cm. 

Barra ~ 150 200 250 300 350 400 

No. fy \ 1 11 1 11 1 11 1 11 1 11 1 11 

kgfcm 
2 

2.5 4200 30 30 30 30 30 30 30 30 30 30 30 30 

3 4200 30 34 30 34 30 24 30 34 30 34 30 33 

4 4200 32 45 32 45 32 45 32 45 32 45 32 45 

5 4200 41 57 40 56 40 56 40 56 40 56 40 56 

6 4200 59 82 51 71 48 67 48 67 48 67 48 67 

7• 4200 80 112 69 97 62 87 56 79 56 78 56 78 

8 4200 104 146 90 126 81 113 74 103 69 96 64 90 

9• 4200 132 185 114 160 102 143 93 131 86 121 81 113 

10 4200 163 228 141 198 126 177 ,, 5 161 107 149 100 140 

,, 4200 197 276 171 239 153 214 139 195 129 181 121 169 

12 4200 235 328 203 284 182 254 166 232 154 215 144 201 

Barras con no más de 30 cm de concreto bajo ellas 

11 Barras con más de 30 cm de concreto bajo ellas 

* Barras no fabricadas a nivel nacional 

Cuando una barra a tensión termina con un doblez a 90 o 180 grados 

que cumpla con los requisitos de 2.2.9, se supondrá que puede alcanzar 

su esfuerzo de fluencia en la sección crítica, si la distancia en cm, paralela 
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------- c:--c-__ --

a la barra, entre la sección crítica y ef pal\o externo de la barra en el 

doblez, es al menos Igual a 0.076 db fy/Vfé" (30% mayor en concreto ligero), 

pero no menor que 15 cm ni que B db, y, además, el tramo recto después 

del doblez no es menor que 12 db para dobleces a 90°, ni menor que 4db 

para dobleces a 180º. Las unidades son las misma que en la ec 2.34. 

La longltud de desarrollo de una barra lisa será el doble de la que 

requerirla si fuera corrugada. 

La longitud de desarrollo de una barra a compresión será cuando 

menos el 60% de la que requeriría a tensión y no se considerarán efectivas 

porciones dobladas. En ningún caso será menor de 20 cm. 

Además se deberán cumplir requisitos complementarlos de anclaje 

como son: 

En los extremos libremente apoyados se prolongarán, sin doblar, 

hasta dentro del apoyo, cuando menos la tercera parte del refuerzo de 

tensión para momento positivo máximo. En extremos continuos se prolon

garán la cuarta parte. 

Cuando el elemento en flexión es parte de un sistema destinado a 

resistir fuerzas laterales accidentales, el refuerzo positivo que se prolon

gue dentro del apoyo debe anclarse de modo que pueda alcanzar su es

fuerzo de fluencia en la cara del apoyo; al menos la tercera parte del 

refuerzo negativo que se tenga en la cara de un apoyo se prolongará más 

allá del punto de Inflexión una longitud no menor que un peralte efectivo, 

ni que 12 db, ni que un dieciseisavo del claro libre. 
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2.2.4.2 Anclaje del refuerzo transversal. 

El refuerzo en el alma, debe llegar tan cerca de las caras de com

presión y tensión como lo permitan los requisitos de recubrimiento y la 

proximidad de otro refuerzo. 

Los estribos deben rematar en una esquina con dobleces de 135º, 

seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de largo. En cada 

esquina del estribo debe quedar por lo menos una barra longitudinal. Los 

radios de doblez cumplirán con los requisitos de 2.2.9. 

Las barras longitudinales que se doblen para actuar como refuerzo 

en el alma deben continuarse como refuerzo longitudinal cerca de la cara 

opuesta si esta zona está a tensión, o prolongarse una longitud Ld más 

allá de la media altura de la viga si dicha zona está a compresión. 

2.2.5 Recubrimiento 

En elementos no expuestos a la Intemperie, el recubrimiento libre 

de toda barra de refuerzo o tendón de presfuerzo no será menor que su 

diámetro, ni menor que lo señalado a continuación: 

En columnas y trabes, 2.0 cm; en losas 1.5 cm, y en cascarones, 1.0 

cm. 

SI las barras forman paquetes, el recubrimiento libre, además, no 

será menor que 1.5 veces el diámetro de la barra más gruesa del paquete. 

En elementos estructurales colados contra el suelo, el recubrimien

to libre mínimo, además de cumpllr con los requisitos anteriores, será de 

5 cm si no se usa plantilla, y de 3 cm se usa plantilla. 
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En elementos prefabrlcados-iue~n9'van-a:-c¡uedar expuestos a la 

Intemperie, el recubrimiento libre d~I r-efÜ~rZ"o~srn presforiar no será me

nor que 1.5 cm, ni que el diámetro de la b·arr8,"óq~e_1.5 veces el diámetro 

de ta barra más gruesa del paquete, -~n su''"f~so; ~~--losas y cascarones 
-- ·.· -\;-.-·,o'--:.:-

prefabricados puede ser no menor que 1.0 cm ni que el diámetro de la 

barra. 

En elementos estructurales que van a quedar expuestos a la lntem~ 

perle, se duplicarán los valores de los párrafos anteriores. 

Los recubrimientos antes señalados se Incrementarán en miembros 

expuestos a agentes agresivos (ciertas sustancias o vapores Industriales, 

terreno particularmente corrosivo, etc.). 

2.2.6 Tamaño máximo de agregados 

El tamaño nominal máximo de los agregados no debe ser mayor que 

un quinto de la menor distancia horizontal entre caras de los moldes, un 

tercio del espesor de losas, ni dos tercios de la separación horizontal libre 

mínima entre barras, paquetes de barras, o tendones de presfuerzo. Estos 

requisitos pueden omitirse cuando las condiciones del concreto fresco y 

los procedimientos de compactación que se apliquen permitan colocar el 

concreto sin que queden huecos. 

2.2.7 Separación de acero de refuerzo entre barras o tendones lndl-

vidual es. 

La separación libre entre barras paralelas (excepto en columnas y 

entre capas de barras en vigas) no será menor que 1.5 veces el tamaño 

máximo del agregado. Esto último con la salvedad Indicada en 2.2.6. 
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Cuando el refúerzo de vigas esté colocado en dos a más cepas, la 
" . :--: .. - <: -. 

distancia vertical libre entre las capas no será menor que el diámetro de 

las barras, ni que 2 cm; Las barras de las capas superiores se colocarán 

de modo que no se menoscabe la eficacia del colado. 

En columnas, la distancia libre entre barras longitudinales no será 

menor que 1.5 veces el diámetro de la barra, 1.5 veces el tamaño máximo 

del agregado, ni que 4 cm. 

2.2.B Paquetes de barras 

Las barras longitudinales pueden agruparse formando paquetes con 

un máximo de dos barras cada uno en columnas y de tres en vigas, con la 

salvedad expresada para marcos dúctiles (2.1.9) en el que se Indica que 

serán solo dos. 

La sección donde se corte una barra de un paquete en el claro de 

una viga no distará de la sección de corte de otra barra menos de 40 veces 

el diámetro de la más gruesa. Los paquetes se usarán sólo cuando queden 

alojados en un ángulo de los estribos. Para determinar la separación 

mínima entre paquetes, cada uno se tratará como una barra simple de igual 

área transversal que la del paquete. Para calcular la separación del refuer

zo transversal, rige el diámetro de la barra más delgada del paquete. Los 

paquetes de barras deben amarrarse firmemente con alambre. 

2.2.9 Dobleces de refuerzo. 

El radio interior de un doblez no será menor que fy/60./fc~ por el 

diámetro de la barra doblada a menos que dicha barra quede doblada 

alrededor de otra de diámetro no menor que el de ella, o se confine 

adecuadamente el concreto. 
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Por ejemplo confinar mediante refuerzo pe!pendl_c~lª_r_aLpJario efe la= __ 

barra. En la expresión anterior fy y f'c deben estar en kg/cm 2
• 

En todo doblez o cambio de dirección del acero longitudinal debe 

colocarse refuerzo transversal capaz de equilibrar la resultante de las 

tensiones o compresiones desarrolladas en las barras, a menos que el 

concreto en sr sea capaz de ello. 

TABLA 2.4 Ganchos estándar (l. 7 ) 

J 

180° 

A 6 G 

L 

90° 

I 
\ 

D 12db 

Ganchos de extremo recomendados, todos los grados 

Tamano de varilla Diámetro de Ganchos de 1 soº J (cm) Ganchos de 90° A 

doblado ter· A 6 G (cm) 6 G (cm) 

minado O, (cm) 

#3 6 13 B 15 

#4 B 15 10 20 

#5 9 18 13 25 

#6 11 20 15 30 

#7 13 25 18 35 

#8 15 28 20 40 

#9 24 38 30 48 

#10 27 43 34 56 
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Usos genero.les 

12d1111 Pdr"• ..... 17. •G:"]....._ 
ad• paro •:S... 114. •:> J 1 

e 

1 

135 o 

1 

~ 1 
~ 1 

~ 1 1 1 

1 

do 

135 o 

Estribos y ganchos de amarre, todos los grados 

Uso general Uso s!smlco 

Tama~o de O, (cm) Gancho de Gancho de Gancho de Gancho de Gancho de 

varilla 90° A 6 G 135° A 6 G 135° H, 135° A 6 G 135° H, 

aprox. aprox. 

#3 4 10 10 6 13 9 

#4 5 11 11 8 17 11 

#5 6 15 14 9 20 14 

#6 11 30 20 11 28 17 

#7 13 36 23 13 32 20 

"'ª 15 41 27 15 37 23 

db =diámetro nominal de la varilla, alambre o cable postensado, cm. 

2.2.10 Uniones de barras 

Las barras de refuerzo pueden unirse mediante traslapes o estable

ciendo continuidad por medio de soldadura o dispositivos mecánicos. Las 

especificaciones y detalles dimensionales de las uniones deben mostrarse 
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en los planos. Toda unlón--sóldada occon"dlsposltl'{o_mec~f11C(l d
0

ebe ser 

capaz de transferir por lo menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de 

tensión de las barras, sin necesidad de exceder la resistencia máxima de 

éstas. Se respetarán los requisitos de 2.1.9.2.2 y 3.1. 7.2.3 

2.2.10.1 Uniones de barras sujetas a tensión. 

En lo posible deben evitarse las uniones en secciones de máximo 

esfuerzo de tensión. Se procurará, asimismo, que en una cierta sección 

cuando más se unan barras alternadas. 

Cuando se une por traslape más de la mitad de las barras en un 

tramo de 40 diámetros, o cuando las uniones se hacen en secciones de 

esfuerzo máximo, deben tomarse precauciones especiales, consistentes, 

por ejemplo, en aumentar la longitud de traslapr o en utilizar hélices o 

estribos muy próximos en el tramo donde se efectúa la unión. 

La longitud de un traslape no será menor que 1.33 veces la longitud 

de desarrollo, Ld calculada según 2.2.4, ni menor que (0.01 fy - 6) veces 

el diámetro de la barra (fy en kg/cm 2 ). 

Si se usan uniones soldadas o mecánicas deberá comprobarse expe

rimentalmente su eficacia. 

En una misma sección transversal no deben unirse con soldadura o 

dispositivos mecánicos más del 33% del refuerzo. Las secciones de unión 

distarán entre si no menos de 20 diámetros. Sin embargo, cuando por 

motivos del procedimiento de construcción sea necesario unir más refuer

zo del señalado, se admitirá hacerlo, con tal de que garantice una super· 

visión estricta en la ejecución de las uniones 
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ESTA 
SALIR 

2.2.10.2 Uniones de malla de alambre soldado. 

TESIS 
DE LA 

M rrnr 
BiB1.1u1fGA 

En lo posible deben evitarse uniones por traslape en secciones 

donde el esfuerzo en los alambres bajo cargas de diseño (ya multlpllcadas 

por el factor de carga) sea mayor que 0.5fy. Cuando haya la necesidad de 

usar traslapes en las secciones mencionadas, deben hacerse de modo que 

el traslape medido entre los alambres transversales extremos de las hojas 

que se unen no sea menor que la separación entre alambres transversales 

más 5 cm. Las uniones por traslape en secciones donde el esfuerzo en los 

alambres sea menor o Igual que 0.5fy, el traslape medido entre los alam-

bres transversales extremos de las hojas que se unen no será menor que 

5cm. 

2.2.10.3 Uniones de barras sujetas a compresión. 

SI la unión se hace por traslape, la longitud traslapada no será 

menor que la longitud de desarrollo para barras a compresión, calculada 

según 2.2.4, ni que (0.01 fy - 1 O) veces el diámetro de la barra (fy en 

kg/cm 2). Cuando la resistencia especificada del concreto, f'c sea menor 

de 200 kg/cm 2
, los valores anteriores se Incrementarán 20%. 

2.2.11 Refuerzo por cambios volumétricos 

En toda dirección en que la dimensión de un elemento estructural 

sea mayor que 1.50 m, el área de refuerzo que se suministre no será menor 

que 

as 
660X1 

(2.35) 
fy(X1+1 00) 

donde 
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. a. érea transversal del refuerzo colocado en la dirección que se 

considera, por unidad de ancho de la pieza (cm 2/cm). El ancho menciona

do se mide perpendicularmente a dicha dirección y a x1. 

x1 dimensión mínima del miembro medida perpendicularmente al 

refuerzo (cm). 

SI x1 no excede de 15 cm, el refuerzo puede colocarse en una sola 

capa. SI xi es mayor que 15 cm, el refuerzo se colocará en dos capas 

próximas a las caras del elemento. 

En elementos estructurales expuestos directamente a la Intemperie 

o en contacto con el terreno, el refuerzo no será menor de 1.5 as. 

Por sencillez, en vez de emplear la fórmula anterior puode suminis

trarse un refuerzo mínimo de 0.2% en elementos estructurales protegidos 

de la Intemperie, y 0.3% en los expuestos a ella, o que estén en contacto 

con el terreno. 

La separación del refuerzo por cambios volumétricos no excederá 

de 50 cm ni de 3.5 xi. 

Debe aumentarse la cantidad de acero a no menos de 1.5 veces la 

antes prescrita, o tomarse otras precauciones en casos de contracción 

pronunciada (por ejemplo en morteros neumáticos) de manera que se evite 

agrietamiento excesivo. También, cuando sea particularmente Importante 

el buen aspecto de la superficie del concreto. 

Pueden prescindirse del refuerzo por cambios volumétricos en ele

mentos donde desde el punto de vista de resistencia y aspecto se justifi

que. 
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2.2.12 Sitios para el anclaje (1 · 1 l 

Generalmente constituye una práctica aceptada que las varillas ter

minen en las zonas de compresión. Sin embargo, es dudoso que se pudiera 

obtener mucho beneficio de esta clase de aHeglo en todos los casos. Es 

Improbable que los esfuerzos de compresión que actúan paralelos a una 

varilla reduzcan el peligro de llsuraclón originado en los esfuerzos de 

tensión que actúan perpendiculares a la varilla. Es cierto que una zona a 

compresión está libre de grietas transversales que se conocen como el 

origen de las grietas de flsuración. Las varillas del fondo en el claro 

extremo de las vigas continuas muestran mejor anclaje en el extremo 

simplemente apoyado que en la proximidad del punto de Inflexión donde 

entran a una zona a compresión, lo que Indica que los esfuerzos de com

presión que actúan transversalmente a una varilla anclada son más bené

ficos. Untrauer y Henry han demostrado <i. 1
) que la resistencia de 

adherencia aumenta apreciablemente cuando hay presión normal. El au

mento es más pronunciado en la carga máxima y para varillas más gran

des, lo que sugiere que puede ser mejor buscar áreas de presión normal, 

de preferencia a zonas a compresión para el anclaje de refuerzo a flexión, 

ver figura 2.11. 

Cuando las varillas se terminan en la zona a tensión de una viga que 

contiene suficiente refuerzo transversal en el alma, se puede obtener con

siderable beneficio de la compresión que existe en el alma como resultado 

de acción de armadura. Por esta razón se puede doblar las varillas hori

zontales en el alma para exponerlas a la presión diagonal, como en la tig. 

2.12. 
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FIGURA 2.11 Presión o tensión transversal en el anclaje del refuer

zo de viga. (1.l) 

FIGURA 2.12 Anclaje de varillas a flexión en zona de compresión 

diagonal. (1.l) 
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Por razones semejantes se puede mejorar en forma considerable el 

anclaje de gancho en el extremo simplemente soportado de una viga, si se 

Inclinan los ganchos, o de preferencia si están en una posición casi horl-

zontal. De esta manera se contrarrestan mayormente los efectos de fisura-

clón por la presión normal que se origina de la reacción (llg. 2.13). 

PrP~ di> reocc;ón 

All'IQ 
delgndc> 

COl'lpresión 
clogonnl 

Pres;ón de la reocc;on 

Plan-to 

FIGURA 2.13 Utilización de compresión transversal en anclajes a 

base de ganchos. (1 · 1 l 

En las vigas precoladas de concreto la longitud disponible para el 

anclaje del extremo puede ser tan corta que sólo dispositivos especiales, 

(flg. 2.14), pueden asegurar el desarrollo de la resistencia requerida de 

las varillas. En muchos casos, tales como con ménsulas o vigas de gran 

peralte se pueden utilizar cruzadas soldadas al refuerzo a flexión (flg. 

2.14). Debido a que con mucha frecuencia el punto de apoyo esta próximo 
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al extremo libre de la viga, la falla a lo largo de una grlet-a dla~~~-~¡-aguci°a 
es una clara poslbllldad (flg. 2. 15). Se pueden suministrar varillas adlclo· 

nales inclinadas de diámetro pequeño para asegurar que no ocurra falla 

de deslizamiento. El tamaño de las varillas se puede determinar utilizando 

el concepto de fricción a cortante de transferencia de carga. 

FIGURA 2.14 Dispositivos especiales de anclaje empleados cuando 

no se dispone de suficiente longitud de anclaje. (1.l) 
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Apoyo 
corto 

[sir;bos lnchnodos 

Plontn 

FIGURA 2.15 Refuerzo para impedir la falla a cortante deslizante 

cuando la reacción se aplica próxima al extremo libre de la viga. ! 1 -11 

2.2.13 interacción del refuerzo por flexión y cortante 

El estribo que es el miembro a tensión en el alma, debe poder 

desarrollar toda su resistencia en toda su altura entre las "juntas pasador" 

superior e inferior a lo largo del claro a cortante, entendiéndose por juntas 

pasador la intersección del refuerzo horizontal y vertical. No se pretende 

que los estribos desarrollen adherencia entre las "cuerdas", por lo que se 

deben anclar en forma acorde. La lig. 2.16 presentan algunas formas de 

estribos que satisfacen los requerimientos dados de anclaje. 
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Por lo menos 2 varlllas, una superior y una Inferior, deben emplearse 

como acero longitudinal continuo para vigas. Para vigas enmarcadas den

tro de ambos lados de una columna, estas varillas deben prolongarse a 

través de la columna, al menos 2 veces el peralte de la viga, sin considerar 

empalmes (ver figura 2.16), pero en ningún caso deben prolongarse las 

varillas más allá de los puntos teóricos de corte. 

Es esencial tener varillas grandes longitudinales que pasen a través 

de los ganchos de los estribos, ya que deben distribuir el apoyo concen

trado recibido de los estribos. Puede ser optimista suponer que el extremo 

del estribo, que no está doblado alrededor de una varilla longitudinal en 

la zona a compresión de la viga, está bien anclado. En la carga última, 

especialmente cuando se han desarrollado grietas diagonales, el eje neu

tro puede moverse muy próximo al borde a compresión. Ya que los estri

bos dependen considerablemente de esta forma concentrada de anclaje, 

es deseable que ajusten apretadamente y que estén en contacto con las 

varillas longitudinales que rodean. 

La práctica normal es doblar los estribos alrededor de las varillas 

longitudinales con un ángulo de 135°. Algunos códigos permiten una vuel

ta de 90° para los estribos. En las articulaciones plásticas donde puede 

desprenderse el zuncho, un giro de 90º no será satisfactorio, además de 

que se facilita el comportamiento no satisfactorio de los estribos cerrados 

ilustrados en la fig. 2.17. 

Algunos Investigadores sostienen que sólo se puede resistir la ten

sión diagonal mediante varillas diagonales o refuerzo de rejilla; por este 

motivo, a veces se sugiere que también se suministren varillas horizonta

les dentro del alma. Las pruebas han indicado que hasta la falla sólo 

ocurren pequeñas deformaciones en .las varillas horizontales Intermedias 
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colocadas en las vigas de proporclone-ScÜSUales. Sin embargo, su elec!O 
- -;.- ~. _--- _- '. . ;_ -- -

benéfico en el control de grietas, éspeclalmente en vigas muy peraltacÍ~-s. 

es muy marcado {llg. 2.18). 

FIGURA 2.17 Falla posible provocada por anclaje Insuficiente de 

los estribos. l 1 · 1l 

Horqulllos poro. 
contralor los p 
grieto.s de 
Flsuru 

[ 

T 
d 

t 

p 

~ 
~ 

T1 
k- Cl-?i 

FIGURA 2.18 Refuerzo secundarlo inclinado u horizontal cuando la 

carga se aplica cerca del soporte. !1 -1 J 
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2.2.14 Detallado de los puntas de so.porte y carga'' 

En la flg. 2.19 se muestra una distribución de. estribos .• los estribos 

en la trabe A deben transmitir la reacción V a.la zona a compresión de la 

trabe, donde pueden descomponerse en fuerzas de compresión diagonal, 

Braumann y Rüsh sugieren que se suministre refuerzo de estribo de sus

pensión para todo el cortante o fuerza de reacción, puesto que las defor

maciones grandes en estos estribos pueden llevar a grietas de flsuraclón 

horizontal a lo largo del refuerzo a flexión de la trabe de soporte. Por lo 

general, el costo del acero adicional es despreciable. 

S<-t:c l6n ,._A 4:, A 

~ 
Estrilo!; Estribos de 
paro. cor1ante suspen516n 

SPCClón A-A 

Suspensor"es 

FIGURA 2.19 Los estribos de suspensión reciben las reacciones de 

la viga secundarla. <1 • 1) 
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Cuando se lntersectan vigas de peralte Igual, el acero del fondo de 

la viga secundarla debe estar por encima del refuerzo del fondo de la viga 

de soporte, obteniendo con ésto el máximo beneficio del anclaje como 

resultado de la presión normal Inducida por compresión diagonal en las 

vigas B secundarlas. 

La losa en voladizo (flg. 2.20) es otro ejemplo que se encuentra 

cuando la compresión diagonal se dirige hacia el borde Inferior de la viga 

de soporte. Por tanto, es Importante transmitir la reacción desde esta área 

hacia la parte superior de la viga. Las varillas lndlvlduales mostradas en 

el diagrama sugieren una solución a este problema. 

-¡e: :-: -= :___.Jdl 

e 

FIGURA 2.20 Viga que soporta una losa en voladizo. <1
•
1 l 
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En la construcción de concreto precolado, con frecuencia se requle· 

re una articulación Intermedia a lo largo de una claro. En estos casos es 

obligatorio el detallado cuidadoso, ya que sólo se dispone aproximada

mente de la mitad del peralte efectivo de la viga. La flg. 2.21 a Indica el 

flujo de las fuerzas Internas de compresión. Se deben suministrar estribos 

de suspensión para transmitir toda la reacción al borde superior de ambas 

vigas. Desde los extremos de estos estribos se puede desarrollar un puntal 

diagonal en la dirección de la placa de apoyo. Leonhardt sugirió estribos 

especiales para 1.2 veces la fuerza cortante R. 

(a.) 111 lllllf[ 
(b) 

<e> 

FIGURA 2.21 

Estribos po.ra apoyar los puntoles 
n co"pres;6n 

············.L};··•··· 
'-,, 

Los voladizos cortos forman una· arÚcÍ.ÍlaClón en el 

claro de la viga. a) Utilizando refuerzo ortogona . b)~Utllizahdo varlllás 

dobladas hacia arriba. <1 -1> 
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La longitud de anclaje del refuerzo Inferior, que se supone que se 

extiende por la distancia 1.2h2, como en la figura 2.21 b, debe bastar para 

que se desarrolle una fuerza horizontal Igual a 1.2R. Debe haber suficiente 

refuerzo (de horquilla) que se extienda horizontalmente más allá de las 

esquinas rentrantes donde se puede desarrollar una grieta diagonal poten

cial. 

Cuando una viga es muy peraltada, se puede doblar diagonalmente 

hacia arriba algunas de las varillas a flexión, de acuedo con la flg. 2.21 c. 

Con frecuencia es difícil suministrar suficiente anclaje para ellas en la 

parte voladiza más pequeña de la articulación. 

2.3 CASOS ESPECIALES 

2.3.1 Vigas de gran peralte 

Cuando la relación de claro a peralte de vigas simplemente apoya

das es menor que 2, o menor que 2.5 para cualquier claro de una viga 

continua se acostumbra definir a éstas como vigas de gran peralte. Con 

frecuencia estas estructuras se encuentran en recipientes suspendidos 

rectangulares, tales corno silos y tanques, en muros de cimentación que 

soportan cimentaciones corridas o losas, en muros de parapetos y en 

muros de cortante que resisten fuerzas laterales en las construcciones. 

2.3.1.1 Vigas simplemente apoyadas 

En la figura 2.22 se muestra el arreglo del refuerzo para vigas sim

plemente apoyadas, se recomienda que el refuerzo a flexión calculado se 

debe distribuir utilizando varillas de tamaño relativamente pequeño, el 

cálculo se puede hacer utilizando el brazo de palanca interno. 
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FIGURA 2.22 Refuerzo de una viga de gran peralte simplemente 

soportada. 11. 1 ) 

2.3.1.2 Refuerzo del alma en vigas de gran peralte 

La carga escoge naturalmente transmitirse a través del más rígido 

de dos sistemas posibles de resistencia, y en las vigas de gran peralte, el 

arco siempre es más rígido que el mecanismo de armadura. Por tanto, 

normalmente no se necesitan estribos. Basta un refuerzo mínimo de 0.2% 

en forma de varillas corrugadas de diámetro pequeño colocadas en ambas 

direcciones, como en los muros de concreto reforzado. En las vigas con-

tlnuas, la mitad del refuerzo horizontal a flexión (negativo) puede ser 

parte de éste. Sin embargo, como lo Indica la llg. 2.23a cerca de los 

soportes se deben Introducir varillas adicionales del mismo tamaño al 

utilizado para el refuerzo del emparrillado. 
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FIGURA 2.23 Refuerzo adicional requerido en vigas de gran peralte 

simplemente soportadas para: a) Cortante cerca de los soportes, b) Car

gas aplicadas cerca del borde Inferior. (1. 1) 

Cuando se suspende la carga cerca del borde Inferior de una viga 

de gran peralte, se debe transmitir principalmente por tensión vertical o 

Inclinada hacia los soportes. Para permitir el desarrollo del arco a com

presión, se debe transferir toda la carga suspendida por medio de refuerzo 

vertical a la zona a compresión de la viga, lo que deberla lograse sin 

exceder la resistencia a cadencia de los estribos (refuerzo de la suspen

sión), para proteger el refuerzo a flexión contra fisuraclón horizontal y 

asegurar el control satisfactorio de grietas en el alma durante la carga de 
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servicio. Los estribos de suspensión deben rodear completamente el re

fuerzo a flexión del fondo y extenderse a la zona a compresión de la viga 

muro, como en la figura 2.23b. El espaciado de las barras verticales no 

debe exceder de 15 cm. 

También se necesita una provisión especial cuando se Introducen 

cargas o reacciones a lo largo de todo el peralte de una viga, por e}emplo 

cuando vigas muros de gran peralte se soportan entre sr. En la figura 2.24a 

se muestra una viga soportada de los extremos, esta viga debe recibir la 

mitad de la carga por refuerzo de suspensión, de lo que se muestra en 

arreglo tlplco. Las pruebas han demostrado que las varillas diagonales 

dobladas a un radio grande en la Junta de viga a viga también son efecti

vas, aunque su contribución a la carga no debe exceder el 60% de la carga 

total. En la figura 2.24b se muestra un arreglo tfplco. 

~ 
V 

~ 
v 
~ 
Y. 

-

h 

u 
LS' Rw:-'fue-r-xa *' L:s"' 

1 suspe-nslón 
.. 1 

(o.) (lo) 

FIGURA 2.24 Refuerzo de suspensión que debe suministrarse en 

donde una viga de gran peralte soporta a otra viga Igual usando: a) distri

bución ortogonal o b) varillas dobladas hacia arriba. (l.l) 
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2.3.1.3 Introducción de cargas concentradas 

Es necesario examinar los esfuerzos de apoyo en las áreas donde 

se Introducen cargas concentradas, ya que las vigas de gran peralte pue

den soportar fuerzas muy grandes con demanda relativamente pequeña de 

refuerzo. 

No es raro que se Introduzcan elevadas cargas concentradas direc

tamente por sobre los puntos de soporte de las vigas de gran peralte. Esta 

situación, que está Ilustrada en la figura 2.25. Las fuerzas concentradas 

están dispersas en el alma de la viga, y a menos que se extienda una 

costilla vertical continua de atlesamlento entre el punto de carga y el 

soporte, se debe tener en cuenta esta dispersión. En consecuencia. El 

CEB (Comité Européen du Béton) sugiere refuerzo suplementario horizon

tal en dos bandas, cada una capaz de resistir una fuerza de tensión Igual 

a una cuarto de la carga aplicada. 

h 

to o.JE" seo 
.......,, ~ 

0.!h 6""011 d 
1 
0.'4h ó 0.'4l 

_j_ 

t--! 
1 

!-- Apoyos 

"' 
FIGURA 2.25 Distribución del refuerzo requerido para la transmi

sión de fuerzas concentradas a través de vigas de gran peralte. (1. 1) 
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2.3.2 Vigas de concreto reforzado con orificios pequeños en -flexión 

y torsión.• 

Un método de análisis se utilizó para predecir la reslstencle de vigas 

de concreto reforzado sujetas a combinación de flexión y torsión y que 

tienen orificios transversales pequeños, el análisis esta basado en la fami

lia de modelos de flexión asimétrica. Con esto se obtuvieron ecuaciones 

de resistencia que se derivaron de los modelos fallados, asumiendo un 

adecuado patrón de refuerzo alrededor del orificio. los resultados de 

probar 1 O vigas que contenían orificios circulares son presentados. las 

predicciones teóricas están de acuerdo con los resultados de las pruebas. 

En la figura 2.26 se muestra el detallado en las vigas que es propuesto 

para obtener un comportamiento satisfactorio. 

Las conclusiones encontradas son las siguientes: 

1. La resistencia a torsión y la rigidez de una viga decrese con un 

Incremento del tamaño del orificio. 

2. Una pequeña cantidad de momento fle)(ionante incrementa la ca

pacidad torsional de una viga. Pero para flexión pura, el momento torsio

nante último disminuye con Incremento de momento flexionante. Esto de 

acuerdo con lo encontrado en investigaciones realizadas más tarde. 

3. La teoría de flexión asimétrica ha modificado los buenos resulta

dos de las predicciones para momentos torsionantes últimos, modo de 

falla e Interacción flexión-torsión. 

* ACI JOURNAL f March·April 1984 
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4. Las barras diagonales alrededor de orificios son de.primera nece

sidad para el control de grietas debidas a cargas de ser~lcfo .. Una cantidad 

abundante de barras diagonales por consiguiente proveerá ·de una-canti

dad raciona! que prodrá ser establecida. Las ecuaciones desarrolladas 

serán aplicables en control de resistencia de secciones con orificios. La 

Investigación reporta en el papel que se limita solo a orificios circulares. 

La solución analftlca presentada serla aplicable a vigas que tengan orifi

cios transversales cuadrados o cercanos a la forma del cuadro. El método 

es por tanto no aplicable a vigas con grandes orificios rectangulares por 

que las fallas de estas vigas ocurren de un modo completamente diferente. 

-
.,.. 

17.:; 

t----1 
Ír [s¡trlbos cori. .... 

- - ~ 
í'. ª' /IY. i,( 

', '/ 

~~.i... -

LA 
+· 17.6 1 

/ 

' ~ -
1~~JB'"- 14 
J 4vs. 318'' 

borres 
doQOnolt"S 

.,.. 

11•· • Sección A-A 

t111111111111111g6l1 
LB 

ev~. 13 
2vs. 13 

2v1;. 13 

cvs. 113 
11 
T 

estribos 1/4" -
cerre>dos ~ 6.5cn 

. ¡ .. 
Sección B-B 

Acotación: en 

FIGURA 2.26 Detalles de refuerzo de especfmenes con pequeños 

orificios sujetos a flexión y torsión. 
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2.3.3 Dlsello ¡:¡,are'refuerzo de vigas de concreto con orificios gran-

des.• 

Un'método racional es propuesto para el refuerzo de vigas de con

i:refo con orificios rectangulares grandes que ha sido sujeta a flexión y 

cortante. Doce dlsellos de vigas se han propuesto y probado bajo carga 

puntual. Las variables son longitud, peralte, excentricidad, localización de 

orificios y la cantidad y colocación de refuerzo de esquina. Los resultados 

de las pruebas Indican que el método utilizado es satisfactorio. Las barras 

diagonales corno refuerzo en esquinas ha demostrado ser más efectivo en 

el control de grietas y deflexlones que los estribos verticales. Basado en 

los resultados de las pruebas una adecuada cantidad de refuerzo de es

quina es recomendado. 

En las modernas construcciones de edificios. la utilización de due

tos y tuberías es común por lo que deben ser colocadas en espacios entre 

falsos techos. Pasando los duetos a través de orificios en las vigas de piso 

se elimina una gran cantidad de espacio muerto teniendo como resultado 

más espacio y un diseño económico. Pero, los efectos de los orificios en 

la resistencia y comportamiento de las vigas deberá ser considerado. Los 

diagramas de cuerpo libre y un dibujo tfpico de viga con orificio es mos

trado en la figura 2.27. 

La figura 2.28 muestra en detane e! refuerzo. Las cargas últimas de 

diseño se muestran en la Tabla 2.5. En donde las cargas se han variado 

Intencionalmente para obtener una particular cantidad y colocación de 

* ACI JOURNAL / July- August 1985 
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barras longltudlnales en los miembros cordones para cada grupo de vigas, 

es Importante notar que se han colocado estribos a una determinada se

paración así como barras diagonales a 45°. 

Q 

Terl'lioo 
nonento 

bajO 1 

© Cordón 

1 
@ Co.-d6n 

Tern1no 
l'IOMento 

cito 1 

superior® 

1 
rifer1or© 

o.) Vigo. con orificio gro.ncie 

b) Oiagro,,o. de cuerpo libre 
ciel orificio 

)( 

p 

b 

:1 

e) Diogrono de cuerpo li:>re 
de los cordones 

FIGURA 2.27 Viga cargada y diagramas de cuerpo libre. 
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TABLA 2.5 Detalles cie especímenes + 

Carga Espacio Espacio 

última entre entre 

de estribos estribos 

spécime dlse~o 1, (cm) o,, (cm) do, (cm) o •. (cm) ºº'(cm) a+ 1/2 s,, (cm) ••·(cm) 

(Ton) (cm) 

R1 20.81 40 11 18 11 o 100 

R2 19.58 60 11 18 11 o 100 

R3 13.46 80 11 18 11 o 100 

R4 10.91 100 11 18 11 o 100 4 

R5 9.08 120 11 18 ·.100·-·· 4 

R6 16.73 80 13 <,"gó' :.'5 5 

R7 9.38 80 90 100. 3 3 

R8 14.08 80 12 100 4.5 3.5 

R9 14.69 80 13 18 100 5 3 

R10 13.97 80 11 18 11 o 80 

R11 13.36 80 11 18 11 o 100 4 4 

R12 12.95 80 11 18 11 o 120 

+ Recubrimiento mlnlmo 1 .5 cm; distancia del punto de carga al 

soporte derecho es 100 cm. 

Conclusiones: 

_ 1. Con una carga particular, ambos, el ancho máximo de grietas y la 

máxima de flexión de la viga se Incrementa co-n un aumento en la longitud 

del orificio, la profundidad del orificio y la relación momento-cortante al 

centro del orificio. El efecto de excentricidad del orificio es Insignificante 

para las pequeñas excentricidades usadas en este programa de pruebas. 
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2. El refuerzo de esquina con barras diagonales es más efectivo pa.ra 

el e:·ontrol de grietas y para reducir la deflexlón de las vigas. Usando una 

.ad.ecuada combinación de barras diagonales y una completa cobertura con 

estribos verticales como refuerzo de esquina, será satisfecho el criterio 

de máximo servicio en el control de grietas. Con factor de concentración 

de esfuerzos de 2, las barras diagonales proveen un mlnimo de 75% del 

total del esfuerzo total resistido que prueba ser satisfactorio y por tanto 

recomendado para su uso. Las barras diagonales ayudan a Incrementar el 

esfuerzo último de vigas. 

3. La posición del punto de inflexión en un cordón depende de la 

posición del refuerzo longitudinal. Para una colocación simétrica, esto 

ocurre aproximadamente al centro del claro de los miembros cordones. 

4. Siempre que las secciones solidas sean adecuadamente reforza

das, se presentaran las fallas de ias vigas por la formación de un mecanis

mo con cuatro articulaciones·en los cordones, esto es una en cada esquina 

del orificio. 

5. El diseño aqul propuesto ha mostrado tener una seguridad satis

factoria. El método es aplicable a vigas cuando los miembros cordones no 

están directamente cargados. También más allá de las ratificaciones inves

tigadas de el uso de grandes valores, la relación de esbeltez para la 

compresión del cordón puede ser limitada a 22 como sugiere el Código 

ACI para miembros apoyados a compresión. ·oe otra manera los electos de 

esbeltez deberán ser Incluidos en el diseño. 
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2.3.4 Vigas de ccincréto con orificios en. el' alma. sujetas a carga 
~ ', -·; ~-;~~-: .,~,- . 

clcllca. * ·: \~>-
'· l• .''~ :--;-."',.;·, -· :,:::_• 

Un estudio hecho de<iTÍodelosfci'~ ~lg~~ con almas abiertas bajo 
··«>"-': -~-'::":.:- ., . .,_. 

cargas concentradas al cént'ro;Clél%ial}í", lón 'varios modelos de orificios 
-- -~-;;··:' 

usados para encontrar el in'encis pfope.ris·o 'a concentraciones de esfuer-

zos. Esos resultados han slc(~':'co~roborados con estudios de elemento 

finito. 

Vigas de concreto a escala con orificios en el alma han sido sujetas 

a cargas dinámicas cíclicas aplicadas para determinar su capacidad. Los 

resultados de estas pruebas son presentados y la relación de capacidad 

contra forma y tipo de refuerzo. 

En la figura 2.29 se puede observar el tipo de espécimen que se ha 

utilizado para realizar las pruebas asl como una gráfica en donde se 

observa el comportamiento de las diferentes formas de orificios probados. 

Resultados: 

La presencia de orificios en las almas de las vigas substancialmente 

reducen la capacidad última de las vigas cuando son aplicadas cargas 

cíclicas y no ha sido colocado un refuerzo especial alrededor de los 

orificios. 

ACI JOURNAL / Seplember-Oclober 1986 

104 



La capacidad que prese11tan los ~r1nci1os ~lfptlcos en su comporta~ 
"• . ,, - . ·' ·,,' ::-. " .. " '· : .. ·. ,., :;":·~·-· " ,•, . ' , . . . . . 

miento es mejor que el de los orlflclos(;~n:i.~rrT1a clrcUlar •. nq pbstante el 

hecho de que la forma de carga haya:s1éfo1a mlsmá y 1á carga flexlonante 
..•..... ·•·· , ., . .. ,.,.¡ .. : "-:.. ··- ... :;~:. -- ·.: " . -/ ,,_ _,._ - . . 

'-''~,-,_ ,:_ ~:J.•1:· 

fue substancialmente mayor ocaslOríandó'po\iií~iprbxÍ~ldad del ódficio al 
'' . ' -·. ' . --.~:;;fé;- ,, .f.)_~: ;;·.·:;: . .. ~ .. ~·· - . . 

centro del claro. ;<;:L ·;;:;.·: 

DrlflclO vorlas fornas 

L 

O.tL 

>j< a 

700 

cu 1>00 e: 
u 
' CD 500 
::t. 

o 400 N 
<. .. 300 :l 

4 
111 

w 200 fornii rr-ctongulo.r ( 1 X 2) 
r ol""N>- car e:: U: or forMa. eli tica e 1 x 3) 

100 rorno eLpt.iCCl ( l • ~ > 

O.lL O.cL 0.3L O.~ L 

D;s-tanc;a del or1r;c:1a al apoyo 

FIGURA 2.29 Arreglo de almas con orificios en especímenes y es

fuerzos principales máximos en diferentes almas de vigas con a·rlficlos 

determinado por análisis de elemento finito. 
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Cuando las dos formas de orificios, el elíptico y circular fueron 

especialmente reforzados flg. 2.30, los resultadosr11uestran que el com

portamiento en carga últlma producido por la carga cfcllca apllcada a la 

viga es equivalente a el comportamiento de cargas cfcllcas en vigas sin 

orificios. 

Ac:oto.ckSn• en 

::::~t 
Es'tr;bos "3~6 

SoldocLrc~ 

~ 
COr"tP A-A 

o) Refuerzo ncrnol 

b) Reruer-zo especial 

FIGURA 2.30 a) Viga tfplca reforzada, b) Arreglo especial para 

refuerzo alrededor de orlt1cios0 elfpticos~ 

El refuerzo especial utilizado en estos especímenes, 3 varillas del 

No.4 fue escogido después de probar la cantidad máxima de refuerzo 

nominal para las secciones probadas. 
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Basados en la con.fiabilidad de los resultados obtenidos es satisfac

torio el refuerzo propuesto .Y Utilizad o pues ha tenido respuesta adecua

da, los nuevos resultado·s han' llegado a conclusiones y verificaciones que 

quizá nos lleve a descübrlr una fórmula para la cantidad necesaria de 

refuerzo. 

Con el refuerzo alrededor de los orificios se muestra que las vigas 

sin refuerzo han tenido una reducción en la capacidad de carga última de 

aproximadamente 33% y el número de ciclos de cargas han sido reducidos 

en forma parecida. 

El estudio de la forma óptima de orificios en almas de vigas revela 

que la forma ellptica esta menos sometida a concentraciones alrededor del 

orificio. La forma circular ha tenido el segundo lugar en comportamiento. 

El comportamiento de orificios con forma rectangular con esquinas redon

deadas no es muy conveniente. 
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AYUDAS DE DISE~O 

TABLA 2.7 Deflexlones calculadas permisibles 

Tipo de miembro Oeflexión a considerar Deflexi6n permisible 

Azoteas que no soportan o que Deflex16n inmediata debida a L/t80 

no esté.n ligadas a elementos la carga viva 

no estructurales que puedan 

da,,arse por deflexiones gran-

des. . 
Pisos que no soportan o que Deflexi6n inmediata debida a L/360 

no esté.n ligados a elementos la carga viva 

no estructurales que puedan 

dañarse por deflexiones gran-

des. 

Azoteas o pisos que soportan o La parte de la deflexi6n total - - L/480 

que esté.n ligados a elementos que ocurre después de que se 

no estructurales que puedan ligan los elementos no estruc· 

dañarse por deflexiones gran- turales (la suma de la 

des. deflexi6n de larga duración 

debida a todas las cargas sos-

tenidas y la deflexi6n In· 

mediata debida a cualquier 

carga viva adicional) 

Azoteas o pisos que soportan o ldem al anterior L/240 

que están ligados a elementos 

no estructurales que no 

puedan sufrir dai'los por 

def/exiones grandes 

+ Este límite puede no ser suficiente para evitar el encharcamiento 

del agua. 

El símbolo L representa el claro. 
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TABLA 2.6 Peraltes totales mlnlmos de vigas y losas que trabajan 

en una dirección cuando no se calculan las deflexlones y cuando las 

deformaciones de dichos elementos no perjudican a elementos no estruc

turales + 

Peralte m!nlmo, h (depende de los tipos siguientes) 

Elemento Libremente Un extremo con· Ambos extremos Voladizo 

apoyada tinuo continuos 

Losas macizas L/20 l/24 L/28 l/10 

Vigas y losas ner. L/16 l/18.5 L/21 l/8 

vades 

Nota: Estos valores se aplican para concreto de peso normal y acero 

con limite de fluencia fy de 4200 kg/cm 2
. Para otros valores de fy, multi

plique los valores de esta tabla por el factor 0.4 + 0.00014 fy. El s!mbolo 

L representa el claro. 

+ Ayudas obtenidas de: Aspectos fundamentales del concreto refor

zado, Osear M. González C y Francisco Robles, Ed. Llmusa. 
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e 
- - -

l'ORCENTAJES DF. REFUERZO PARA sttctbrfü5RECTANGUI;AR~:s 
- fy - 4200 '1g/cr11 1 ¡; =: 200 '1.~/rm 1 Pb = 1.523% 

p fll,Jl1d1 p _ M,¡/lid 1 p 111./l>tlr-
(O/O) (hgfrnr 2} (O/O} - {lrg/c111 2) (O/O) (flg/r111 2) 

• 1 o o o :~.721 .'1500 15.02 • 80o1 ~!6.50 
.1073 3.988 .'1573 16. 06 .8073 ;?6. 71 
• 11 '15 '1.255 .'16'16 16. 30' .81'16 26.92 
.1210 '1.520 • '1719 16.53 • 821. 9 Z7. l 2 
.1291 '1.785 ,.11792 16.77 18292 ;?7. 33 
.136'1 5, 0'19 .'1865 17.00 .8365 :?7.53 
.1'137 5.313 .'1938 17. 2'1 .0'1:3B 27.7'1 
.151 o 5.576 .5011 17.'17 .8511 :?7 ,9.q 
.1583 5.839 .5083 17.70 .858'1 :?8. 1'1 
.1656 6.101 .5156 17. 9'1 .8b57 28.35 
.1729 6,362 .5229 18.17 .8730 28.55 
.1002 6.623 .5302 

lB ·"º .0803 :?B, 75 
.1875 6.803 ,5375 18.63 .8B76 2El.9fi 
.19'18 7.1'12 .5'1'18 18.Bb .89'19 29.15 
.2021 7''Io1 .5521 19.09 .9022 29.35 
.2093 7.659 ,559.q 19.32 '909'1 29.55 
'2166 7.916 .5667 19. 5'1 .9167 29.7'1 
.zz39 8.173 .57'10 19 .77 • 92'10 29.9'1 
.2312 8,'130 .5813 20' 0(1 .9313 30' 1 'I 
.2385 8,685 .5886 20.22 .9386 :30. 33 
.2.'158 fl. 9'10 ,5959 20. '15 .9'159 30. 5:1 
.2531 9 .195 .6032 20,67 .9532 :30 '72 
.260'1 9' '1'19 • 61 º" 20.90 .9b05 30,92 
• '2.677 9,702 06177 21. 12 .9678 31.11 
• 2.7 50 9 '95'1 .6250 21.3'1 .9751 31. :30 
.2823 1o.20 .6323 21.56 .982'1 31. 50 
.2896 1 o. '15 .639b 21. 79 .9897 3·1. b9 
.2969 10.70 .6'169 22.0l ,9970 31.08 
.30'12 10.95 .65.l\Z 22.23 1. o ll'I :32. 07 
• 311 'I 11. 20 .6615 22.'15 1. o l1 32.26 
.3187 11. '15 .6688 22.b7 1. o 1.8 32. '\~:i 
.3260 11. 7 o .6761 22.88 1. o ~'.6 32.b'I 
,3333 11.95 .683'1 23.10 1, O<l3 32.83 
.3'106 12. 19 .6907 23.32 1. O 'I O 33.01 
.3'179 12. 'l'I .6980 2:3. 5'1 1. 0'18 33.20 
,3552. 12.69 .7052 23.75 1. 055 33,37 
.3625 12.93 .7125 23.97 1. o 62 :33. 57 
.3698 13. 18 .7198 2'1.18 1.0b9 33.76 
.3771 13 • .q 2 • 7271 2'1. "º 1.077 33.9'1 
• 313'1 'l 13.66 ,73.q.q 2'1. 61 1,0El'I 3'1 .12 
.3917 13.91 .7'117 2'l.B2 1. 091 3'1. 31 
.3990 1'1 .15 .7'190 25,03 1.099 3'1. 'l'7 
.'1063 1'1. 39 .7563 25,25 1.106 3'1. b7 
.'1135 1'1.63 .7636 25.'16 1 • 113 3'1 .85 
• '1208 1'1. 87 .7709 25.67 1. 120 35. 03 
.'1281 15. 11 .7782 25.88 1.128 35.21 
.'135'1 15.35 .7855 26.09 1.135 35.39 
.'1'127 15.59 .7928 26.29 1. 1 '12 35.57 
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PORCENTAJES DE REFUERZO PARA SECCIONES RECTANGULARES {Continuación) 

fz = 4200 kg/crnl ¡; = 250 kg/crn 1 pi!.= 1.904% 
p . M./bd' p M./bd' p M./bd' 

(O/O) (hg/crn 1
) (O/O) (1'g/crn 2 ) (O/O) (kg/cm 2

) 

• 1 o o o 3. 733 ,5'159 19. 2'1 .9919 32.90 
.1093 'l. 075 .5552 19.5'1 1. o o 1 33.16 
.1185 'l .'117 .56'15 19.85 1. o 1 o 33.'12 
.1278 '1.75? .5738 20.15 1.019 33.69 
,1371 5. 097 .5831 ~:'.o. '15 1.029 33,95 
• 1 '16'1 5.'136 .592'\ 20.75 1.038 3'1.21 
.1557 5.77'1 .6017 21.05 1. 0'17 3'1. '17 
.1650 6.111 .6109 21.35 1. 056 3'1.73 
'17'13 6.'1"17 ,6202 21.65 1.066 3"1. 99 
• t83l1 6.783 .6295 ~~ 1. 9'1 1,075 35.25 
.1929 7,110 .6388 zz.zi¡ 1. 08"1 35.51 
.202.Z 7 .'152. .6'181 22.53 1. 09'1 35.76 
• 211"1 7,795 .657'1 22. s:-i 1.103 36. 02 
• 2.2 o 7 8.118 .6667 23. 12 1.112 36.27 
.2300 8 .'1'19 ,6760 23.'11 1.121 36.53 
.2393 (l,780 .6853 23.71 1.131 36.78 
.2'186 9.110 .69'16 2'1. o o 1.1 'IO 37.03 
.2579 9,'139 .7039 z.q.29 1, 1 '19 37.29 
.2672 9.768 .7131 24.58 1.159 37,5.q 
,2765 1 o. 09 .722'1 2'1.87 1,168 37,79 
.2.858 1 o. "12 .7317 25.16 1.177 38, O'I 
.2951 1 o. 7'1 • 7'11 o 25.'1'1 1.187 38.28 
• 30"1'1 11.07 .7503 25.73 1 .196 38.53 
.3136 11.39 .7596 26. 02 1.Z05 38.78 
,3229 11.72 .7689 26.30 1. 21'1 39. 03 
.3322 12.oq .7782 26,5B 1. 22.q 39.27 
• 3'115 12 .• 36 .7875 26.87 1,233 39.52 
,3508 12.68 .7968 27 .15 1. 2'\2 39.76 
.3601 13.00 .8060 27.'13 1.252 'lO, O O 
• 3f..9'l 13.32 .8153 27.71 1. 261 'lO, 2'1 
.3787 13. 6'1 .82'16 27.99 1,270 'lO, '19 
,3880 13.96 .8339 28.27 1.279 'l0.73 
.3973 l'l. 28 .8'132 28.55 1.289 '10,97 
.'1066 1'l. 59 .8525 28.83 1.298 '11.21 
• "1158 l'l. 91 .8618 29.10 1. 307 '11. 'l'l 
• '1251 15.22 .8711 29.38 1. 317 '11.68 
."13'1'1 15.5'1 .880'1 29.66 1.326 '11.92 
.'l'l37 15.85 .8897 29.93 1,335 '12.15 
.'1530 16 .16 .8990 30.20 1. 3'1"1 '12. 3'7 
.'1623 16. '17 ,9082 30.'18 1. 35'1 l\2.62 
• "1716 16.78 .9175 30. 75 1.363 '12.86 
• '1809 17.09 .9268 31.02 1. 372 '13. 09 
• '1902 17. 'lo .9361 31.29 1.382 '13,32 
.'1995 17.71 .9'15'1 31,56 1. 391 '13,55 
.5087 18.02 .95'17 31.83 1. .q o o '13.78 
.5180 18.33 .96'10 32.10 1. 'I 09 'l'I. o 1 
,5273 18.63 ,9733 32,36 1. '119 'l'I .2'1 
• ~i:366 l 8.9'1 .9826 32.63 1.'128 'l'l .'17 
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PORCENTAJES DE REFUERZO PARA SECCIONES RECTANGULARES · (Continuación) 
f. = 4200 kg/cm' f~ = 300 kg/cml Pb = 2.285% 
p .\fu/br/ 2 p 1\lu/bd' p J\lu/bd' 

(O/O) (kg/cm 1
) (O/O) (kg/cm 1

) (O/O) (lig/cm 1 ) 

.1000 3. 7'11 • 6'118 22.65 1.183 39,29 

.1112 '1.158 .6531 23. 02 1.195 39,61 

.1225 '1,575 ,66'1'1 z3,39 1.206 39,93 

.1338 '1.990 .6757 23.76 1. 217 '10. 25 
• 1'151 5.'105 .6870 2'1.13 1.228 '10. 57 
.156'1 5,010 ,6983 2'1.'19 1, 2'10 '10.89 
.1677 6.231 .7095 2'1.86 1.251 '11. 21 
.1790 6.6'12 .7208 25.22 1,262 '11.52 
.1903 7. 053 .7321 25.59 1. 27'1 '11.8'1 
.2016 7.'162 .7'13'1 25.95 1.285 '12 .15 
.2120 7.871 ,75.q7 26.31 1.296 '12.'16 
• 22'11 8,278 .7660 26.67 1.307 'IZ,78 
.235'l 8,685 ,7773 27.03 1.319 '13. 09 
.2'167 9,090 .7886 27.38 1.330 '13. "º 
.2580 9.'195 ,7999 27.7'1 1. 3'11 '13. 71 
.2693 9.898 ,8l.11 2a.10 1,353 '1'1.02 
.2806 10.30 ,822'1 28.l\5 1. 3b'I '1'1.32 
.2919 1o.70 ,8337 20.01 1.375 '1'1.63 
.3032 11.i o .8'150 29 .16 1.386 '1'1.9'1 
• 31'1'1 11. 50 ,8563 29.51 1.398 '15. 2'1 
.3257 11.90 .8676 29.86 1. '109 '15 .5'1 
.• 3370 12.29 .8789 30.21 1. '120 '15,85 
.3'183 12.69 ,8902 30 .56 1. '132 '16.15 
.3596 13.09 .9015 30.91 1. '1'13 '16 ,'15 
.3709 13. '18 .9127 31.26 1.'15'1 '16.75 
,3822 13.87 .92'10 31.60 1. '165 '17. 05 
,3935 1'1. 27 .9353 31.95 1.'177 '17 .3'1 
, '10"18 1'1. 66 .9'166 32.29 1. "188 '17 .6'1 
• "1160 15.05 .9579 32.63 1.'199 '17.93 
.'1273 15. 'l'I .9692 32.98 1.511 '18.23 
.'1386 15.83 .9805 33,32 1,522 '\8.52 
.'1'199 16.22 .9918 33.66 1.533 '18,82 
• '1612 16.60 1.003 3"1. 00 1. 5"1'1 '19.11 
.'1725 16.99 1. o 1 'I 3'1.33 1.556 '19. '10 
.'1838 17.37 1.025 3'1.67 1.567 '19.69 
.'1951 17.76 1.036 35.01 1.578 '19,98 
.506'1 18.1'1 1. 0'18 35.3'1 1.590 50.26 
.5176 18.52 1.. 059 35.68 1,601 50.55 
.5289 18.90 1.070 36. 01. 1.612 50. 83 
.5'102 19.28 1.002 36.3'1 1.623 51.12 
.5515 19.66 1.093 36.67 1.635 51. '10 
,5628 20. º" 1.1 O"! 37,00 1. 6'16 51.69 
• 57'11 20. '11 1.115 37,33 1.657 51.97 
,595.q 20.79 1.127 37.66 1.669 52.25 
.5967 21.17 1.138 37,99 1.680 52.53 
.6079 21.5'1 1.1'19 38.:H 1.691 52.81 
.6192 21.91 1.1b1 38.6'1 1.702 53.08 
.6305 22.20 1.172 38,96 1. 71"1 53.36 
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CAPITULO 3 

DISEIÍIO Y DETALLADO EN COLUMNAS 

Las columnas son elementos estructurales verticales utilizados pri

mordialmente para soportar cargas de compresión. Una columna corta es 

aquélla en que la carga última para una excentricidad dada está solamente 

gobernada por la resistencia de los materiales y las dimensiones de la 

sección transversal. Una columna esbelta es aquélla en que la carga última 

esta Influida por la esbeltez, lo que produce flexión adicional debido a las 

deformaciones transversales. 

Las columnas de concreto se refuerzan mediante acero longitudinal 

y transversal. Generalmente el acero transversal tiene la forma de estribos 

o hélices espaciados estrechamente. 

3.1 COLUMNAS 

3.1.1 Efectos de esbeltez 

a) Conceptos preliminares 

Restricción lateral de los extremos de !=Olumnas. Se supondrá que 

una columna tiene sus extremos restringidos lateralmente cuando forma 

parte de un entrepiso donde la rigidez lateral de contravlentos, muros u 

otros elementos que den restricción lateral no sea menor que el 85% de la 

rigidez total del entrepiso. Además, la rigidez de cada diafragma horizon

tal (losa, etc.) a los que llega la columna, no debe ser menor que 10 veces 

la rigidez de entrepiso del marco a que pertenece la columna en estudio. 
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La rigidez de un dlafragm-a hori:Z.o~nt~lc~~·r~l~clón:a i.in eje de. columnas 

se define como la fuerza que debe apllparse al diafragma en el eje en 

cuestión para producir una flecha unlt~rla':<~:6bre dicho eje, estando el 

diafragma llbremente apoyado en los elementos que den restricción lateral 

(muros, contravlentos, etc.). 

Longitud ilbre, H, de un miembro a flexocompreslón. Es la distancia 

libre entre elementos capaces de darle al miembro apoyo lateral. En co

lumnas que soporten sistemas de piso formados por vigas y losas, H será 

la distancia libre entre el piso y la cara Inferior de la viga más peraltada 

que llega a la columna en la dirección en que se considera la flexión. En 

aquellas que soporten losas planas, H será la distancia libre entre el piso 

y la sección en que la columna se une al capitel, al ábaco o a la losa, 

según el caso. 

Longitud efectiva, H', de un miembro a flexocompreslón. La longitud 

efectiva de miembros con extremos restringidos lateralmente puede deter

minarse con el nomograma de la figura 3.16a; la de miembros cuyos extre

mos no están restringidos lateralmente, con el nomograma de la figura 

3.16b. 

b) Miembros en los que pueden despreciarse los efectos de esbeltez 

En miembros con extremos restringidos lateralmente, los efectos de 

esbeltez pueden despreciarse cuando la relación entre H' y el radio de 

giro, r, de la sección en la dirección considerada es rnenor que 34 - 12 

M1/M2. Este criterio también se aplicará a miembros con extremos no 

restringidos lateralmente en estructuras sujetas sólo a cargas verticales 

que no produzcan desplazamientos laterales apreciables (en la expresión 

anterior M1 es el menor y M2 el mayor de los momentos en los extremos 
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del miembro; el cociente M1/M2 es positivo cuando el miembro se flexiona 

en curvatura sencilla y negativo cuando lo hace en curvatura doble; si 

M1=M2=0, el cociente M1/M2 se tomará Igual a 1.0). 

En miembros con extremos no restringidos lateralmente en estructu

ras sujetas sólo a cargas verticales cuando éstas causen desplazamientos 

laterales apreciables, los efectos de esbeltez pueden despreciarse si H'/r 

es menor que 22. 

En miembros con extremos no restringidos lateralmente que forman 

parte de una estructura sujeta a cargas verticales y laterales, los efectos 

de esbeltez debidos a las deformaciones causadas por las cargas laterales 

pueden despreciarse cuando el desplazamiento de entrepiso dividido en

tre la diferencia de elevaciones correspondiente, no es mayor que 0.08 

veces la relación entre la fuerza cortante de entrepiso y la suma de las 

cargas muertas y vivas especificadas multiplicadas por el factor de carga 

que corresponda, acumuladas desde el extremo superior del edificio hasta 

el piso considerado. Para saber si pueden despreciarse los efectos de 

esbeltez causados por las deformaciones debidas a cargas verticales, se 

aplicará lo dicho en los dos párrafos anteriores para miembros con extre

mos no restringidos lateralmente; en este caso M1 y M2 son los momentos 

menor y mayor en los extremos del miembro originados sólo por las cargas 

verticales. 

c) Limitación para H'/r 

Cuando H'/r sea mayor que 100, deberá efectuarse un análisis de 

segundo orden de acuerdo con lo prescrito en e). 
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d) Momentos de diseño 

Los miembros sujetos a flexocompreslón en los que, de acuerdo con 

b), no puedan despreciarse los efectos de esbeltez, se dimensionarán para 

la carga axial de diseño, Pu, obtenida de un análisis convencional y un 

momento amplificado, Me, obtenido aproximadamente con el procedimien

to que sigue: 

Me 

donde 

Fab 

Cm 

Pe 

El 

Fas 

Fab M2b + Fas M2s 

Cm 
1.0 (3.2) = 

1
_ Pu > 

Pe 

0.6 + 0.4 ~: ~ 

0.4 Ee /g 
1+u 

(3.4) 

(3.5) 

Wu.J.h 
1 + R'1:l-1.2"1ulh 

0.4 

(3. 1) 

(3.3) 

(3.6) 

u relación entre el máximo momento de diseño por carga muerta y 

el máximo momento de diseño total 

Wu suma de las cargas de diseño, muertas y vivas (cargas especili-

cadas en et Título VI del Reglamento multlplicadas por el factor de carga 

correspondiente). acumuladas desde el extremo superior del edilicio hasta 

et entrepiso considerado 
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R rlgldezc.de e.n.tre¡Jlcso, .definida como la fuerza cortante en ese 

entrepiso dividida entre el desplazamiento relativo de los niveles que lo 

limitan, provocado por la fuerza cortante mencionada (suma de rigideces 

de entrepiso de todos los marcos de la estructura en la dirección analiza

da). 

O cantidad adlmenslonal definida en las NTC para diseño por sis

mo. Cuando los desplazamientos laterales sean debidos a acciones distin

tas del sismo, se tomará 0=1.0. 

h altura del entrepiso, entre ejes. 

M2b es el mayor de los momentos de diseño en los extremos del 

miembro, en valor absoluto, causado por aquellas cargas que no dan lugar 

a desplazamientos laterales apreciables; se obtiene de un análisis conven

cional y está multiplicado por el factor de carga correspondiente. Este 

momento no se tomará menor que el que resulte de aplicar la excentricidad 

mfnima prescrita en 3.1.2a). M2, es el mayor de los momentos de diseño 

en los extremos del miembro, en valor absoluto, causado por aquellas 

cargas que dan lugar a desplazamientos laterales apreciables; se obtiene 

de un análisis elástico convencional y está multiplicado por el factor de 

carga correspondiente. 

En una estructura restringida lateralmente los momentos M2s son 

nulos. 

En una estructura no restringida lateralmente sujeta sólo a carga 

vertical, usualmente los momentos M2s son nulos, a menos que por asime

trfa de la geometrfa y/o de las cargas, el desplazamiento lateral sea apre

ciable. En este último caso, todos los elementos pueden multiplicarse por 

Fas. 
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~ - -~ - - - -

En una estructura no re~trlngld~ 1aterafme"ritesuJeta a cargas vertl· 

cales y horizontales, si las cargas vutlcales solas .no causan desplaza. 

miento lateral apreciable, los mome.ntos.por ·ellas generados se 

multiplicarán por Fab y los causados por las cargas laterales, por Fas; si 

las cargas verticales solas producen un desplazamiento lateral apreciable, 

los momentos generados por ellas y los debidos a las cargas horizontales 

se multiplicarán por Fas. 

En estructuras cuyas columnas no tienen restringidos lateralmente 

sus extremos, las vigas y otros elementos en flexión se dimensionarán 

para que resistan los momentos amplificados de los extremos de las co

lumnas. Cuando la torsión de un entrepiso sea significativa se Incluirá en 

la determinación de los efectos de esbeltez. 

e) Análisis de segundo orden 

Este procedimiento consiste en obtener las fuerzas y momentos 

Internos tomando en cuenta los efectos de las deformaciones sobre dichas 

fuerzas y momentos, así como la Influencia de la carga axial en las rlgide-

ces. Se puede aplicar cualquiera que sea el valor de H'/r. 

3.1.2 Flexocompreslón 

Toda sección sujeta a flexocompreslón se dimensionará para la com

binación más desfavorable de carga axial y momento, Incluyendo los efec

tos de esbeltez. El dimensionamiento puede hacerse a partir de las 

hipótesis generales 2.1.4. o bien con diagramas de Interacción construi

dos de acuerdo con ellas. El factor de resistencia, FR. se aplicará a la 

resistencia a carga axial y a la resistencia a flexión. 
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a) Excentricidad mfnlma 

La exc~ntrlcld~d -¿e él1's.e~_o-~o'~(r_á_inen~r q~e.o~OSh ,=<·2 ~m; .d_on_de 

h es la dimensión de la seccl9n én '~ élirE!céión'-én'qúese considera la 

flexión. 

b) Compresión y flexión en dos direcciones 

Son aplicables las hipótesis generales de 2.1.4. Para secciones cua

dradas o rectangulares también puede usarse la expresión siguiente: 

_1_+_1 ___ 1_ 
PRx PRy PRO 

(3. 7) 

donde 
"' -·-... 

PR carga normal reslstelltecle,dls~ño;apllcada con las excentr_lclda

des ex y ey 

PRo carga axial resistente de dls-eño, suponiendo ex=Íly=O 

PRx carga normal resistente de diseño, aplicada con una excentrici

dad ex en un plano de slmetrla 

PRy carga normal resistente de diseño aplicada con una excentrici

dad ey en el otro plano de simetría. 

La ecuación 3.7 es válida para PR/PRo = 0.1. Los valores de ex y ey 

deben Incluir los efectos de esbeltez y no serán menores que la excentri

cidad prescrita en a). 

Para valores de PR/PRo = 0.1, se usará la e_xpreslón siguiente: 

Mux 
MRx 

< 1.0 
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donde Mux y Muy son los momentos de diseño según los ejes X e Y; 

MRx y MRy son los momentos resistentes de diseño según los mismos ejes. 

3.1.3 Aplastamiento 

En apoyos de miembros estructurales y otras superficies sujetas a 

presiones de contacto o aplastamiento, el esfuerzo de diseño no se tomará 

mayor que 

Cuando la superficie que recibe la carga tiene un área mayor que el 

área de contacto, el esfuerzo de diseño puede Incrementarse en la rela

ción 

donde A1 es el área de contacto y A2 es el área de la figura de mayor 

tamaño, semejante al área de contacto y concéntrica con ella, que puede 

Inscribirse en la superficie que recibe la carga. 

3.1.4 Fuerza cortante en miembros sujetos a flexión y carga axial 

En miembros sujetos a flexocompreslón en los que Pu no exceda de 

0.7 f•c Ag +2000 As 

la fuerza cortante que toma el concreto, VcR, se obtendrá multipli

cando los valores dados por las ecs. 2.16 o 2.17 por 1 + 0.007 (Pu/Ag). 

Para valuar p se usará el área de las varillas de la capa más próxima a la 

cara de tensión o a la de compresión mínima en secciones rectangulares, 

y 0.33 As en secciones circulares. Para estas últimas, bd se sustituirá por 

Ag. 
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SI Pu es mayor que 

0.7 f•c Ag + 2000'As 

se hará variar linealmente VcR, en función de Pu, hasta cero para 

Pu = Ag t" e + As fy 

En miembros sujetos a flexotenslón, VcR se obtendrá multiplicado 

los valores dados por las ecs. 2.16 o 2.17 por 1 - 0.03 (Pu/Ag). Para valuar 

p y tratar secciones circulares se aplicará lo antes dicho para miembros a 

flexocompreslón. 

Pu es el valor absoluto de la fuerza axial de diseño, en kg, obtenida 

con el factor de carga más desfavorable en cada caso; Ag el área bruta de 

la sección transversal y As el área total de acero en la sección, ambas en 

cm 2
• 

En cuanto a fuerza cortante se refiere, será aplicable los incisos: 

2.1.6 a) Fuerza cortante que toma el concreto. VcR. 

2.1.6 b) Refuerzo por tensión diagonal. 

2.1.6 c) Proximidad a reacciones y cargas concentradas. 

2.1.6 e) Interrupción y traslape de refuerzo longlludlnal 

2.1.6 g) Resistencia a fuerza cortante por fricción. 

del capítulo anterior tomado de las Normas Técnicas Complementa

rlas para el Distrito Federal. 
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3.1.5 Torsión 

Las disposiciones para torsión se encuentran en el Inciso 2.1. 7 y son 

aplicables a columnas y han sido tomadas de las Normas Técnicas Com

plementarlas para el Distrito Federal. 

3.1.6 Disposiciones complementarlas para columnas 

3.1.6.1 Geometría 

La relación entre la dimensión transversal mayor de una columna y 

la menor no excederá de 4. La dimensión transversal menor será por lo 

menos Igual a 20 cm. En su caso, se respetará la dimensión mínima pres

crita en 3.1. 7.2.1. 

Al seleccionar el acero de refuerzo para columnas, debe tomarse en 

consideración el espaciamiento mínimo de varillas o de paquetes, la tabla 

3.1 especifica el número máximo de varlllas que pueden colocarse en una 

cara de una columna rectangular. 

3.1.6.2 Refuerzos mfnlmo y máximo. 

La relación entre el área de refuerzo vertical y el área total de la 

sección no será menor que 20/fy (fy en kg/cm 2 ), ni mayor que 0.06. El 

número mfnimo de barras será seis en columnas circulares y cuatro en 

rectangulares. 

3.1.6,3 Requisitos para el refuerzo transversal 

El refuerzo transversal de toda columna será menor que el necesario 

por resistencia a fuerza cortante y torsión, en su caso, y debe cumplir con 

los requisitos mínimos de los párrafos siguientes. Además, en los tramos 

donde se prevean articulaciones plásticas no será Inferior a los prescrito 

en 3.2.7. 
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Todas las barras o paquetes de barras longitudinales deben restrin

girse contra el pandeo con estribos o zunchos con separación no mayor 

que 850/ Vly veces el diámetro de la barra o de la barra más delgada del 

paquete (fy en kg/cm 2 , es el esfuerzo de fluencia de las barras longitudi

nales). 48 diámetros de la barra del estribo, ni que la mitad de la menor 

dimensión de la columna. La separación máxima de estribos se reducirá a 

la mitad de la antes Indicada en una longitud no menor que la dimensión 

transversal máxima de la columna, un sexto de su altura libre, ni que 60 

cm, arriba y abajo de cada unión de columna con trabes o losas, medida 

a partir del respectivo plano de Intersección. En los nudos se aplicará lo 

dispuesto en 3.1.6.5 

Los estribos se dispondrán de manera que cada barra longitudinal 

de esquina y una de cada dos consecutivas de la periferia tengan un 

soporte lateral suministrado por el doblez de un estribo con un ángulo 

interno no mayor de 135°. Además, ninguna barra que no tenga soporte 

lateral debe distar más de 15 cm de una barra soportada lateralmente. 

Cuando 6 o más varillas estén repartidas uniformemente sobre una circun

ferencia, se pueden usar anillos circulares rematados como se especifica 

en 2.2.4.2 o con suficiente traslape para desarrollar su esfuerzo de fluen

cia; también pueden usarse zunchos cuyos traslapes y anclajes cumplan 

con los requisitos de 3. 1 .6.4 

La fuerza de fiue.ncia que pueda desarrollar la barra de un estribo o 

anillo no será menor que seis centésimas de la fuerza de fluencia de la 

mayor barra o el mayor paquete longitudinal que restringe. Los estribos 

rectangulares se rematarán de acuerdo con 2.2.4.2. 
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Para dar restricción lateral a barras que no sean de esquina, pueden 

usarse grapas formadas por barras rectas cuyos extremos terminen en un 

doblez a 135° alrededor de la barra o paquete restringido, seguido de un 

tramo recto con una longitud no menor que 10 diámetros de la barra de la 

grapa. Las grapas se colocarán perpendiculares a las barras o paquetes 

que restringen a la cara más próxima del miembro en cuestión. La separa

ción máxima de las grapas se determinarán con el criterio prescrito antes 

para estribos. 

3.1.6.4 Columnas zunchadas 

El refuerzo transversal de una columna zunchada debe ser una héll-

ce continua de paso constante. 

El porcentaje volumétrico del rÚU~l'i:ó\etlcoldal, p', no será menor 
,--.;.<-:/- ~·{:_ 

que 

donde 

Ac área transversal del núcleo, hasta la circunferencia exterior de la 

hélice. 

Ag área transversal de la columna 

fy esfuerzo de fluencia_ del acero de la hélice 

El acero de la hélice no debe ser de grado mayor que el 42 

El claro libre entre dos vueltas consecutivas no será menor que una 

vez y media el tamaño máximo del agregado, ni mayor de 7 cm. 

Los traslapes tendrán una vuelta y media. Las hélices se anclarán 

en los extremos de la columna mediante dos vueltas y media. 
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3.1.6.5 Detalles del refuerzo en Intersecciones con vigas o losas 

El refuerzo transversal de una columna en su Intersección con una 

viga o losa debe ser el necesario para resistir las fuerzas Internas que ahf 

se produzcan, pero su espaciamiento no será mayor y su diámetro no será 

menor que los usados en la columna en las secciones próximas a dicha 

Intersección. 

SI la Intersección es excéntrica, el dimensionamiento y detallado de 

la conexión deben tomarse en cuenta las fuerzas cortantes, los momentos 

y torsiones causados por la excentricidad. 

Cuando un cambio de sección de una columna obliga a doblar sus 

barras longitudinales en una junta, la pendiente de la porción inclinada de 

cada barra respecto al eje de la columna no excederá de 1 a 6. las 

porciones de las barras por arriba y por debajo de la junta serán paralelas 

al eje de la columna. Además deberá proporcionarse refuerzo transversal 

adicional al necesario por otros conceptos, en cantidad suficiente para 

resistir una y media veces el componente horizontal de la fuerza axial que 

pueda desarrollarse en cada barra, considerando en ella el esfuerzo de 

fluencia. 

3.1.7 Columnas en marcos dúctiles 

3.1.7.1 Requisitos generales 

Serán aplicables los requleitos descritos en el Inciso 2.1.9.1 deL 

capitulo anterior. 

3.1.7.2 Miembros sujetos a flexocompreslón 

los requisitos de esta sección se aplican a miembros en los que la 

carga axial de diseño, Pu, sea mayor que A9 1°c/10. 
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3, 1. 7.2.1 Requisitos geométricos 

- Ladl~~,~~:l¿n:rinsversal mfnlma no será menor que 30 cm. 

- El área; Ag. no será menor que Pu/0.5 f'c para toda combinación de 

carga. 

- La relación entre la menor dimensión transversal y la dimensión 

transversal perpendicular no debe ser menor que 0.4. 

- La relación entre la altura libre y la menor. dimensión transversal 

no excederá de 15. 

3.1.7.2.2 Resistencia mfnlma a flexión 

Las resistencias a flexión de las columnas· en un nudo deben satis-

facer la condición siguiente: 

L Me ? 1.5I Mg 

L Me es la suma de los elementos resistentes de diseño de las 

columnas que llegan a ese nudo, referidas al centro del nudo. 

L Mg es la suma de los momentos resistentes de diseño de las vigas 

que llegan al nudo, referidos al centro de éste. 

Las sumas anteriores deben realizarse de modo que los momentos 

de las columnas se opongan a los de las vigas. La condición debe cumplir

se para los dos sentidos en que puede actuar el.sismo. 

Al calcular la carga axial de diseño para la cual se valúa el momento 

resistente, Me, de una columna, la fracción de dicha carga debida al sismo 

se tomará Igual al doble de la calculada, cuando esto conduzca a un 
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• 

momento resistente menor. En tal caso, fa colUmna,se:almenslon~~r'IO::~ 
mando en cuenta el lnúllm~'11t9 de carga mencionado. El'factor de resis

tencia por flexocompreslóri se; tomará Íguara o.a . 

. 
Me 
~ 

. Mg e ) Mg .. ~ 

'-J 
Me 

FIGURA 3.1 Resistencia mínima a flexión que debe existir en una 

conexión para cumplir la condición de marco dúctil. 

Como opción, las columnas podrán dimensionarse con los momen

tos y fuerzas axiales de diseño obtenidos del análisis, si al factor de 

resistencia por flexocompreslón se le asigna el valor 0.6. 

3.1. 7 .2.3 Refuerzo longitudinal 

La cuantía de refuerzo longitudinal, p, no será m_enor que 0.01, ni 

mayor que 0.04. 

Sólo se permitirá formar paquetes de dos barras . 
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El traslape de barras longltudlnales se pérmlté en la' mitad 

central del elemento; estos traslapes deb~n C:u~p11/c6~>16{requíi1tos de 
- "'·':,,..- ._~.,,:,.·_.:___"_.::: :~ 

2 .2.1 o. Las uniones soldadas o con d lspÓslti\loidine°Cli¡jicos;:q"uecctJmplan 

con los requisitos de 2.2.10, pueden usarse en c'ü~,~~;,~;;"iritn'i~ac:'ióh con 
' ' . ' ... .'",( -,,,., -·. ·-~- ' .:. 

tal que en una misma sección cuando más se uríarí>b~[~~~~~Üet.nad.~s'y.qüe 
:. • ••:• I· ~'.''·.;_ '~J;;,· ·., ,·."• ... ·,· •; 

las uniones de barras adyacentes no disten entre s!m'erio's·'·i:l~~6ocm en la 
··-.-/· '\-·'-;~¿_ '."~:-·· -:~·: 

dirección longitudinal del miembro. 

El refuerzo longitudinal cumplirá con las dlsposlcl~~es.·de3.1\ qúe 

no se vean modificadas por este Inciso. 

3.1.7.2.4 Refuerzo transversal 

Debe cumplir con los requisitos de 3.1.6.3 y 3.1.7.2.5, y con los 

requisitos mínimos que aqul se establecen. No debe ser de grado mayor 

que el 42. 

Se suministrará el refuerzo transversal mínimo que se especifica 

enseguida en ambos miembros de la columna en una longitud no menor 

que la mayor dimensión transversal de ésta, un sexto de su altura libre ni 

que 60 cm. En la parte inferior de columnas de planta baja este refuerzo 

debe llegar hasta media altura de la columna, y debe continuarse dentro 

de la cimentación al menos en una distancia Igual a la longitud de desa

rrollo en compresión de la barra más gruesa (en los nudos se cumplirá con 

los requisitos de 4.1 ). 

a) En columnas de núcleo circular, la cuantía volumétrica de refuer

zo helicoidal o de estribos circulares, ps, no será menor que 

0.45(~ - 1) * ni que 0.12 * 
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b) En columnas de núcleo rectangular, la surna de las áreas de 

estribos y grapas, Ash, en cada dirección de la sección de la. ccílurnna no 

seré menor que 

donde 

Ac área 

transversal 

!y esfuerzo de 11 

s separación del refuerzo transv,ersal 

Este refuerzo transversal debe estar formado por estribos cerrados 

de una pieza sencillos o sobrepuestos, de diámetro no menor que 9.5 mm 

(No.3) y rematados corno se Indica en 2.1.9c. Puede complementarse con 

grapas del mismo diámetro que los estribos, espaciadas Igual que éstos a 

lo largo del miembro. Cada extremo de una grapa debe abrazar a una barra 

longitudinal de la periferia con un doblez de 135° seguido de un tramo 

recto de al menos 10 diámetros de la grapa. 

La separación del refuerzo transversal al eje del miembro, entre 

ramas de estribos sobrepuestos no seré mayor de 45 cm, y entre grapas y 

ramas de estribos sobrepuestos no seré mayor de 25 cm. Si el refuerzo 

consta de estribos sencillos, la mayor dimensión de éstos no excederá de 

45 cm. 
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En el resto de la columna, el refuer:z-é¡- ffarisve-rsalº cumplirá con lo-s 

requisitos de 3;L6. 

3.1. 7 .2 .5 Requl~ltos para fuerza cortante 

Los elementos a llexocompresión se dimensionarán de manera que 

no fallen por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones plás

ticas en las vigas. Para ello, la fuerza cortante de diseño se obtendrá del 

equlllbrlo del elemento en su altura libre suponiendo en cada extremo un 

momento Igual a la mitad de 1.5L Mg. La cantidad L M9 está definida en 

3.1.7.2.2. En el extremo Inferior de columnas de planta baja, se usará el 

momento resistente de diseño de la columna obtenido con la carga axial 

de diseño que conduzca al mayor momento resistente. En el extremo 

superior de columnas del último entrepiso, se usará 1.5 :¿ Mg. 

Cuando las columnas se dimensionen por flexocompreslón con el 

procedimiento optativo Incluido en 3.1. 7.2.2, el dimensionamiento por 

fuerza cortante se realizará a partir de la fuerza de diseño obtenida del 

análisis, usando un factor de resistencia Igual a 0.5. 

En elementos a flexocompresión en que la fuerza axial de diseño, 

Incluyendo los efectos del sismo, sea menor que Agf,c/20, al calcular el 

refuerzo para fuerza cortante, si la fuerza cortante de diseño causada por 

el sismo es Igual o mayor que la mitad de la fuerza cortante de diseño 

calculada según los párrafos anteriores, se despreciará la contribución 

del concreto, Ve. 

El refuerzo para fuerza cortante estará formado por estribos cerra· 

dos, de una pieza, rematados corno se indica en 3.1.7.2.3, o por hélices 

continuas, ambos de diámetros no menor que 9.5 mm (No.3) y de grado no 

mayor que el 42. 
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3.2;DETALLADO DE COLUMNAS 

Las condiciones de adherencia y anclaje son más favorables en los 

miembros a compresión. En consecuencia, se plantean menos dificultades 

con respecto al detallado de varillas de columnas principales. Hay unas 

cuantas cuestiones relacionadas con el empalme de varillas de columnas 

que merecen atención. 

3.2.1 Vértices de columnas 

Al seleccionar el acero de refuerzo para columnas, debe tomarse en 

consideración el espaciamiento mínimo de varillas o de paquetes que se 

Indica en el reglamento ACI 318-83 en la sección 7.6.3: En elementos en 

compresión reforzados con espirales o anillos, la distancia libre entre 

varillas longitudinales no será menor que 1.5 db, ni de 4 cm. La tabla 3.1 

muestra el número máximo de varillas que pueden colocarse en una cara 

de una columna rectangular. Debe mostrarse la distribución de los empal

mes. Para sistemas de empalme a tope debe Incluirse un margen para el 

aumento de diámetro en acopladores en los dispositivos de apoyo de 

extremos, y para dar lugar a la soldadura. 

3.2.2 Desallneamlento entre caras de columnas 

Cuando hay un cambio de tamaño en una columna, los planos de 

ingeniería deben mostrar cómo deben desviarse las varillas verticales, o 

bien, deben mostrarse espigas de fijación separadas. La pendiente de la 

porción Inclinada no debe exceder de 1 en 6. Ver figura 3.2 y 3.3 para los 

detalles recomendados. 
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TABLA 3.1. Número máximo de varillas que pueden .acomodarse en 

una cara de columna empleando empalmes de apoyo (Bas·ado en el Regla

mento ACI 318-83)*. 

Dimensión de 

un lado de 

columna, (em) 

25 

30 

36 

41 

46 

51 

56 

61 

66 

71 

76 

81 

86 

91 

97 

102 

107 

112 

117 

122 

127 

Amarres del 1'3, 

recubrimiento 4cm. 

16 

3 

5 

6 

Amarres del # 3, 

recubrimiento 4cm. 

#8 

3 

3 

5 

Amarres del #3, 

recubrimiento 4cm. 

110 

2 

3 

4 

5 

5 

6 

6 

7 

. 8 

8 

9 

10 

10 

11 

12 

12 

13 

13 

14 

15 

• No Incluye margen para un Incremento en el diámetro de los aco

plamientos. 
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Cuando los vértices de columna están desviados en curvatura se 

requieren amarres adicionales, los que deberán colocarse a no más de 15 

cm del punto de la curvatura. Para fines prácticos, generalmente se em

plean tres amarres no muy separados, de los cuales, uno puede ser parte 

de los amarres normalmente espaciados, más dos amarres adicionales. 

Además de Indicar el tamaño y el espaciamiento normal de los ama

rres de columna, el Ingeniero debe especificar cualquier amarre adicional 

por condiciones especiales tales como empalmes y dobleces desviados. 

~· 
secc1dn A"-A' ~ 

Secc..Sn A-~D 
Ú) De'to.tle 'tb1co oue nuesvo lMlO 

colunna ln'tPriOr ZU'lChoda 

RQducción 
l"\QOOI"' dQ 9CP\ 

1ra!S\a.po.r- e"Mpolru:-

8 

lOCUOOCiÓ'\ 
nÓ.lClrm. 
1. {. 

ne 1oue aue ftue s tro. uno 'tiprcn 
colunno de e:iip:rol 

FIGURA 3.2 Detalles de empalme en columnas. (l. 7 ! 
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FIGURA 3.3 Detalles de empalme en columnas. <1 ·7 1 

3.2.3 Cambio de distribución de varillas entre pisos 

Cuando la distribución de las varillas se cambia en los pisos, las 

varillas se pueden extender hasta el otro extremo, se pueden terminar, o 

se pueden utilizar espigas de fijación separadas. El acero que tenga un 

área por lo menos Igual a la de la columna superior debe prolongarse 

hasta traslaparse con las varillas superiores una longitud de traslape Igual 

a la requerida; o por el contrario, deben hacerse empalmes a tope. Las 

varillas verticales de la columna Inferior que se terminen por cualquier 

razón, se cortan a un mfnimo de 7 cm abajo del piso terminado, a menos 

que se Indique lo contrario en los planos estructurales. 
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3.2.4 Estribos de columnas 

Las varillas verticales en columnas zunchadas deben estar amarra

das lateralmente. En la figura 3.4 se muestran las distribuciones estándar 

de amarres para diversos números de varillas verticales. Las distribucio

nes de amarres de una sola pieza, proporcionan rigidez máxima para 

columnas prearmadas en obra antes de la erección. El prearmado es pre

ferible sólo para diseños comunes que emplean varillas verticales de lon

gitud de un piso, y con todos los empalmes traslapados en un punto por 

arriba de la línea de piso o cercano a ella. 

El propósito del refuerzo transversal en las columnas es triple. Cada 

uno de éstos requiere consideraciones para asegurar que se satisfaga el 

propósito específico. 

1. Las varillas de columna que transmiten cargas de compresión 

pueden pandearse. Bajo deformaciones grandes, cuando se aproxima la 

cedencla en el acero, no se puede confiar en la restricción lateral que 

proporciona el zuncho de concreto, por lo que los estribos transversales 

deben suministrar apoyo lateral adecuado a cada varilla de la columna 

para Impedir la inestabilidad debida al pandeo hacia el exterior. Bresler 

recomienda que dentro de una longitud igual a un sexto de la altura de la 

columna, en cada extremo de la misma, el espaciado entre estribos no sea 

mayor que 6 db. Normalmente se satisface este requerimiento cuando se 

utiliza refuerzo de confinamiento. 

No es la resistencia sino la rigidez de los estribos lo Importante. Los 

estribos deben ser lo suficientemente grandes para Impedir el desplaza

miento lateral de las varillas de columna en la cedencla. Por esta razón, 

los códigos estipulan tamaños mínimos de estribos. 
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FIGURA 3.4 Amarres de columna de una pieza aplicable para reji

llas prearmadas con empalmes traslapados. (1. 7 ) 
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2. Las columnas de edificios sujetas a cargas slsmlcas con frecuen

cia transmiten grandes cargas de cortante y flexión. Cuando las grietas a 

tensión diagonal son posibles, se requiere refuerzo a cortante. En conse

cuencia, el anclaje y el perfil de los estribos deben ser tales que se puedan 

transferir fuerzas de tensión resultantes de la acción de armadura de una 

a otra cara de la columna, lo que es especialmente Importante en reglones 

de posibles articulaciones plásticas, donde disminuye o es mlnlma la con

tribución del concreto a la resistencia a cortante. 

3. El tercer propósito de los estribos es suministrar confinamiento 

al núcleo de concreto. Se debe notar que la efectividad del confinamiento 

por estribos viene de los lugares donde el acero longitudinal se mantiene 

rígidamente en su posición, no de la porción recta de los estribos que se 

extiende horizontalmente entre los puntos de cambios direccionales (flg. 

3.5) a menos que haya estribos cruzados que conecten los lados. 

Concre1o Sin confinonen1o 

. . . I 
1 1 

~ ~ 
~ ~ 
1 1 

~ ~ 
e) d) 

" " 
o) b) 

FIGURA 3.5 a) Confinamiento dél concreto.con estribos cuadrados, 

b) Pandeo del refuerzo longitudinal, c)Sin estribos en diamante, d) Con 

estribos en diamante. (i. 5 ) 
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La'flgu_ra :Ls llustr_a, un,_caso que ,s,e puede encontrar en columnas 

afectad~s por d~rgas srsirilcás: 2~~nao'"s~';Úín'1~arí'estrlbós pesados es 

decir; m~yoresque 5/8 plg. (1~rnrn).e~ algunos casos los ganchos pueden 

Interferir.con la colocación de varillas verticales y el concreto; aquí pue

den ser más prácticos los estribos soldados a tope o llanos. 

FIGURA 3.6 Acero de confinamiento en columnas sujetas a fuerzas 

sísmicas intensas. (1 · 1 l 

3.2.5 Empalmes 

Un empalme transfiere la fuerza de una varilla a otra a través del 

concreto que rodea a ambas varillas. En cualquier punto a lo largo de un 

empalme se transfieren las fuerzas desde una varilla por adherencia al 

concreto que la rodea y simultáneamente también por adherencia a la otra 

varilla que forma el par del empalme. Dentro del concreto, estas fuerzas 

pueden generar esfuerzos cortantes elevados, al igual que fuerzas de 
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rencia adecuada, a lo largo de 1~VsÜp¿~11¿l~s~de;las ~arlll;~: y.de la 

habilidad del concreto alrededor de las'dos'_•ikru;~·s.:de transmitir cortante 
,., :''.'- ~ o;,-, "=~·-·'.\~' ·"-;·;;:·; 

sin desintegración o deformación exc~-51;J¡fr·< --·· 

3.2.5.1 Empalmes traslapados 

Puesto que la resistencia de una empalme traslapado varia de acuer

do con el diámetro de la varilla y el tipo de esfuerzo (de compresión o de 

tensión), es necesario que el Ingeniero muestre la ubicación de todos los 

empalmes, Indicando también si rige tensión o compresión. Cuando la 

tensión rige. debe Indicarse la clase de empalme requerido y si es trasla

pado o de otra forma. De preferencia, debe indicar la dimensión de cada 

empalme. Cuando las varillas de dos tamaños tienen empalme traslapado 

el calculista empleará el empalme traslapado a tensión más apropiado 

para la varilla menor, a menos que se indique lo contrario. 

En la figura 3.2 y 3.3 se muestra la distribución de varillas en un 

empalme traslapado para columnas. Debe observarse que el grado de 

desviación de las varillas es mayor en columnas rectangulares que en 

columnas redondas. Los vértices de columna que deban tener empalme 

traslapado en columnas circulares o rectangulares, cuando no cambia el 

tamaño de la columna, usualmente van doblados dentro de la columna 

superior, a menos que el Ingeniero Indique lo contrario. Las varillas em

palmadas sueltas (espigas) son necesarias para empalmar varillas de co

lumna, cuando la sección de la columna cambia en 8 cm o más, o cuando 

se retrasa el colado de partes de la estructura, o entre varias unidades de 

estructura. Excepto en casos especiales, las varillas empalmadas sueltas 

deben ser del mismo número, tamaño y grado que las unidas y deben ser 

de una longitud apropiada para empalmarse con las varillas principales, 

lo que debe ser especificado. 
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La tabl~~2~3~d;=;~1~=1:=;pftuTo anferTor=mue=stra"IB'loffgltU-d de empalme -

para cada tai:,;ñ~; ~;ad~d=~ varilla. 

Una fracción considerable de la fuerza de compresión en una varilla 

se transfiere -por apoyo de ex.tremo. El concreto en la proximidad Inmedia

ta del extremo de la varilla puede no ser capaz de absorber los esfuerzos. 

El refuerzo transversal adicional en los extremos de las varillas 

empalmadas y en sus proximidades es Imperativo, para dar confinamiento 

al concreto altamente esforzado (áreas sombreadas de la fig. 3.7a). En la 

figura 3.8 se muestra un arreglo de estribos adicionales en empalmes a 

compresión. 

(tl) f (b) 

FIGURA 3.7 Fuerzas transversales Introducidas cuando ocurre un 

desplazamiento de varillas. a) En empalmes de columnas. d) En empalmes 

a tensión excéntrica. (l.l) 

Esta debilidad de un empalme a compresión sugiere que podría ser 

mejor colocar el empalme en un área de bajo esfuerzo (a la mitad de la 

altura de la columna), de existir tal lugar. En las estructuras resistentes a 
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los sismos, se puede sujetar a una columna.a momentos flexlonantes muy 

grandes, y por ello es posible que se fo,rr:n~.~ ar!lc~laciones plásticas en 

los extremos superior e Inferior. Por .este motivo, el empalme debe estar 

próximo a la mitad de la altura. Es Importante mencionar que un aumento 

en el espesor del recubrimiento de concreto sobre un empalme a compre

sión produce una mejora Insignificante. 

Siempre que la fuerza del acero cambia de dirección (en las varillas, 

ver flg. 3.7), se generan fuerzas transversales. Los estribos adlclonales 

colocados en esos puntos deben tener una resistencia superior, por ejem

plo, en 50% a la fuerza transversal (flecha con línea punteada en la flg. 

3.7a) generada cuando cede la varilla de la columna. Consideraciones 

semejantes requieren refuerzo transversal en la varilla superior (flg 3. 7a) 

cuando la varllla de la columna esta en tensión). 

Deto\lg A 

~ 
t 
.. u ..... 
V V1 

.. g W' 

~ .¡; 
'- e 
"2 o. l.J 
.. l> 
"'o 

"' :! .. o 
ºO 

~ª e>':!: 
o.. u .... 
• o.. .. 
LU 
.g .. 
e o ....,
.. e 
: B 
.. o 
~1'. 

~ª ,_, .. .. .,, 

cito )!: 0.7c 

cilb 2 ':)/8 plg. ( 14MM' 

. . 
Dcto.ll.:t A 

FIGURA 3.8 Estribos adlclonales requeridos en los extremos de 

empalmes a compresión. (l.l) 
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3.2.5.2 E.:0palmes mecfinlcos o~de contacto 

Es evidente que el eslabón más débil en un émpalme es el concreto 
:'·-.. ' 

entre las varillas. Cuando se requiere que se transfiera toda la resistencia 

de las varillas, la longitud de empalme (que es Igual o mayor que la 

longitud Id, de desarrollo) puede ser grande. Cuando se requiere una 

cantidad apreciable de refuerzo en un miembro, y se utilizan varillas de 

tamaño grande, se puede necesitar también gran cantidad de acero para 

satisfacer los requerimientos de acero de los empalmes. Por ejemplo, los 

empalmes pueden extenderse más de un tercio de la altura de una columna 

en un marco de plantas múltiples de concreto reforzado. Todavía más, los 

empalmes pueden producir congestión, e Incluso pueden Interferir con la 

compactación adecuada del concreto. 

Para superar estas dificultades, se han empleado métodos que per

miten la transferencia de las fuerzas de tensión o compresión, directamen

te de varilla a varilla sin la ayuda del concreto. Se ha utilizado mucho la 

soldadura a tope de dos varillas, de extremo a extremo, mediante solda-

dura eléctrica, la práctica más común consiste en proporcionar un extre

mo de corte cuadrado en el extremo superior de la varilla Inferior y un 

extremo doble biselado en la parte Inferior de la varilla superior. La pre-

paraclón en campo de los extremos de varillas mediante cortadora de 

flama es satisfactoria. En fechas más recientes, se ha desarrollado un 

proceso de soldadura bajo presión de gas, en que se oprimen entre sí los 

extremos de las varillas calentados a la temperatura correcta; así se logra 

la fusión mientras se forma un bulbo en la sección de contacto. Para las 

varillas corrugadas, se dispone de una técnica de empalme mecánico que 

comprende una manga anular que se presiona en frío contra las varillas, 

con lo cual se obliga a las costillas de la varilla corrugada a ahogarse en 

el espesor de la pared de la manga. Con corrugaclón adecuada de la 
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varilla. puede bastar una longitud de ~llogamTe~to -cie cmanga de apenas 

2db para cada una de las dos varillas para_ transmitir la carga de ruptura 

de la varilla en tensión. Otro dispositivo de empalme consiste en una 

manga anular algo mayor que las varillas, colocadas alrededor de ambas. 

Se emplea un proceso térmico para llenar el espacio entre la manga y las 

varillas corrugadas con un compuesto metálico, Las técnicas en que se 

utlltza una manga de acero son especialmente útiles cuando se debe em

palmar un refuerzo de alta resistencia, debido a que la soldadura de las 

varillas pueden producir fragilidad. 

Los dispositivos de empalme mecánico deben estar sujetos a riguro

sos procedimientos de pruebas antes de que se adopten para utilizarse en 

la estructura. 

ASº o '-0° 

~~__.,_íl ~®-r--= -.-.-----,.,-LJ---,, 
o.) P..-eporo.cliÓn eripteo.do nornoll")Qn"te poro varillas 

en pos'Cl6n hor1zon"lol 

b) PreporoclÓn E"Apleoda nor"',,o.lrtente poro vor:llos 
en posiCfÓn ver-tfco..l 

FIGURA 3.9 a) Preparación empleada normalmente para varillas en 

posición horizontal. b) Preparación empleada normalmente para varillas 

en posición vertical. (Recomendaciones para soldar varillas de refuerzo en 

estructuras de concreto, Osear de Buen) 
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3.2.6 Columnas de riesgo sísmico 

Se requiere refuerzo transversal,ccinslstente en anillos sencillos o 

traslapados de columnas rectangulares y anlllos senclllos en círculo o en 

espiral para columnas redondas, (veí !fgura 3;10). Un anlllo rectangular se 

cierra por ganchos de 135° traslapados, teniendo extensiones de cola de 

10 diámetros de la varilla en el Interior del núcleo del anillo. 

.... , .... ,- ~-~~r::::::.~ 
0• 

ls;/4 poro no 
"Gyor dP JQ Cft• 

C...anJc - .... p.-n _..pat.. ... maldcaolas dr ~r ... 6'-. 
nKd:r.:co.. ~lo v.r;llo:l al1M"'nD.:t puC"CX'11 rroa.lno.r:IC' 
•n c..al.Qu•r srcelén Car"> ... l:onda .,,..,..i1c;..t wnl:r-., 
rroa.1nr-:r. ~ 61 01 6 nó5, 

s 1 = a 11s::poci0r"gnt:o °"' Ol"'01"Y'O dO CdLJnna no 
dObg Q~ CJQ lbd\r, dP Yll,.4lac:; \,<Qt"""LC4L0¡;, 
4Bda dD •rio.r,.p~, ó ~. 

•• = º"'º"~'6n l'IÓG pc>quofto dG lo. ~occ.ón "b°'Oll~
"'"'"~o.l dq '° col.!..anno.. 

la = Donon~•Ón rioyo,.. do \O. cd.unno., pero 
"""º" do 116 dG lo. •11.uro lb""Q O ~ 

FIGURA 3.10 (1.i) Detalles típicos de resistencia sísmica en colum-

nas. 

Pueden emplearse travesaños del mismo tamaño de varilla y con el 

mismo espaciamiento de anillos, pero cada extremo del travesaño requie

re de una varilla vertical periférica. Ver figuras 3.10 y 3.11. 
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Deben proveerse anillos con un espaciado de 1 O cm dentro de la 

junta, arriba y abajo de la junta para una distancia menor que el peralte 

de la columna, un sexto de la altura libre de la columna o 45 cm. Las 

disposiciones del reglamento ACI 318-83 regulan el tamaño y espaciado 

de anillos; también se marcan en la llg. 3.11 las diferencias con otros 

autores que toman como base el Reglamento para Construcción del Distri

to Federal y sus NTC. Es esencial que los anillos estén en contacto con 

todos los vértices de la columna. Los vértices de la columna deben estar 

unidos por empalmes traslapados, empalmes soldados o por conexiones 

mecánicas cuando asl se requiera. Los empalmes traslapados están permi

tidos sólo dentro del centro medio de la longitud de la columna, y deben 

diseñarse a tensión. Los empalmes soldados o las conexiones mecánicas 

deben estar separados por lo menos 60 cm y se deben aplicar a vértices 

alternos. 
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l 0 ~ { 1/b, bCc'"' Bs; 
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A,, rv• > A0 r1 
E tt:J ó MD)'Or' 

::''~=:.: r-~~-~::~: 
l.OI: en.Has:. do col.l.l .. no d11bgn pr"Opor"cono.rco Pn 1:.Qdas; loe: ,1un~o.s:. 
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.)..ln"\o!5. Ver en lo ~lcv•C1Ón vCf"'·h:o.l QUC' lo'5 ona.r~'5 r~uC"ridO!S 
poro. l"'QG~til"' dQbQr'n c11r- oniao.c::t.::M;# r cu v;pocnr.;gn"\o no d0b9ró. 
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FIGURA 3.11 Ejemplo de refuerzo transversal en columnas. (i. 7 J 
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3.2. 7 Articulaciones plásticas en vigas: columnas y arcos <1
· 3 l 

Cuando por usar análisis l!mlte, o por alguna otra razón, deban 

preverse articulaciones plásticas en vigas, columnas o arcos de concreto 

reforzado, se cumplirán los requisitos de las zonas confinadas de vigas y 

columnas de marcos dúctiles prescritos en 2.1.9 y 3.1.7, en la porción del 

elemento que se halle a una distancia Igual a dos peraltes efectivos (2d) 

de toda sección donde se suponga, o el análisis Indique, que va a formar 

una articulación plástica. (Si la articulación se forma en una sección 

Intermedia, los dos peraltes efectivos se tomarán a cada lado de dicha 

sección). 

SI la articulación en una viga se forma al paño de una columna sin 

que llegue otra viga a la cara opuesta de la columna, los refuerzos supe

rior e Inferior de la viga deben prolongarse hasta la cara más lejana del 

núcleo de la columna y su anclaje cumplirá con los requisitos de 4.1.4. 

En estructuras formadas por vigas y columnas se procurará que las 

articulaciones plásticas se formen en las vigas. 

3.3 CASOS ESPECIALES 

3.3.1 Ménsulas 

Con frecuencia es necesario soportar las cargas concentradas que 

se originan de las trabes de grúas o vigas precoladas de concreto median

te ménsulas muy próximas a la cara de una columna de soporte. Cuando 

la Intensidad de la carga es lo suficientemente grande, se forman grietas 

aproximadamente perpendiculares a estas trayectorias de tensión princi

pal. Después del agrietamiento del concreto, el refuerzo opera con la 

mayor eficacia, si se localiza al menos aproximadamente a lo largo de esas 
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trayectorias de tensión, y si se puede genera\su 111omento resistente con-
el máximo brazo de palanca Interna. En la figura 3.12 se. muestran algunos 

ejemplos donde se aplica el diseño de cortante por fricción como es el 

caso de las ménsulas y que se emplea cuando se transmite cortante direc

to a través de un plano dado. La figura muestra ejemplos de aplicaciones 

incluyendo ubicaciones de potenciales grietas. La aplicación exitosa del 

método de cortante por fricción depende de que se seleccione correcta

mente la ubicación de la grieta supuesta. Obsérvense que en las aplicacio

nes de extremo de borde de carga, la grieta tiende a ocurrir a un ángulo 

de aproximadamente 20º de la dirección de la aplicación de la fuerza. 

3.3.1.1 Requisitos generales 

Las disposiciones de esta sección son aplicables a ménsulas con 

relación c/d, entre la distancia de la carga vertical al paño donde arranca 

la ménsula y el peralte efectivo medido en dicho paño Igual a 1.0 o menor, 

y sujetas a una tensión horizontal, T, no mayor que la carga vertical. 

El peralte total en el extremo de la ménsula no debe ser menor que 

0.5 d. 

La sección donde arranca la ménsula debe dimensionarse para que 

resista slcnultáneamente una fuerza cortante, Pu, un momento flexlonante 

Puc +Tu (h - d) y una tensión horizontal, Tu. 

En todos los cálculos relativos a ménsulas, el factor de resistencia, 

fR, se tomará igual a 0.8. 
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ExtrQMO dQ 

Apoyo '6.. 
Po:slblC":S grlC"to~ ..--d" 

FIGURA 3.12 • Aplicaciones de cortante por fricción y ubicaciones 

posibles de las grietas 

Diseño de estructuras de concreto conforme al reglamento ACl318·83, IMCYC. Ed. Limusa, 
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3.3.1.2 Refuerzo 

El refuerzo de una ménsula constará .de barras prfnclpales.de· área 

As y de estribos complementarlos horlzontales
0

de:ÍlréáAti:;.(flgura3.1;) 

h 

FIGURA 3.13 Ménsula. (1. 3 ) 

El área As se tomará como la mayor de las obtenidas con las expre

siones siguientes: 

/\t + At 

(2/3) Avt + At 

El área Ah se tornará Igual a 0.5 (As - At) o mayor. 
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. . 
En las expresiones anteriores, Al ·es el área de refuerzo necesario 

para resistir el momento P,'it+ t~ (~:_;.d}; :~I Ú~a Avt .es .la dél refuerzo 
•.o~- e_, 

para resistir ta .fuerza cort~~te ~¡¡ { A;ta del necesario páia resistir la 
"·.'·/; '..'~::·:~';' ·::·~ '·'.:~; ,;~-

tensión Tu. - : .~::·';:<~:~, ,, 
. . ~~; ~ ~·~;,·-.~, :~t~,~.t.::~.,:' " -'··:'.:";.::: '/ _:~·> -_, _-

SI la cuantía A1/bd,no''~x~(fde:'de:ó:oóa, el refuerzo At puede cal cu
·;··. ---._ .. f·r-;;·,~.-~{:-~:r.:i~j~1J{~::;::; ·-'~':;~'.\ _ 

larse con la expreslón:,:~,R·,~,:f)(As fy.z, determinado el brazo zen la forma 

siguiente: 

z c :.' 
(DA+' 0,4 ÍÍ) h si 

c 
0.5 < h < 1.0 

Z = 1.2 c si c h < 0.5 

El refuerzo Avt se determinará de acuerdo con el criterio de cortante 

por fricción de 2.1.6g, suponiendo la compresión Nu Igual a cero. La 

resistencia a fuerza cortante no se tomará mayor que 0.25 FR f•c bd. 

El área At se calculará como 

Tu 
FRfy 

La tensión, Tu, no se tomará menor que 0.2 Pu, a menos que se 

tomen precauciones especiales para evitar que se generen tensiones. 

El refuerzo primario As debe anclarse dentro de la ménsula en algu

na de las formas slgulen.tes: a) soldándolo a una barra transversal de 

diámetro no menor que el de las barras que forman As, (la soldadura debe 

ser capaz de permitir que As. alcance su esfuerzo de fluencia); b) doblán

dolo horizontalmente de modo de formar barras en forma de letra U en 

planos horizontales, y c) mediante algún otro medio efectivo de anclaje. 

fe' 
La cuantía, As/db, no debe ser menor que 0.04 -¡;· 

150 



El refuerzo Ah debe constar de estribos cerrados paralelos a las 

barras As, los cuales estarán uniformemente repartidos en los dos tercios 

del peralte efectivo adyacentes al refuerzo As. 

3.3.1.3 Area de apoyo 

El área de apoyo no debe extenderse más allá .. de,,donde termina la 

parte recta de las barras As, ni más allá del borde lnt~r1oi de. la barra 

transversal de anclaje, cuando ésta se utilice. 

3.3.2 Resistencia sísmica de columnas cortas y vigas acopladas 

reforzadas con barras Inclinadas.• 

Una Investigación experimental para estudiar el comportamiento de 

columnas cortas y vigas acopladas reforzadas con barras Inclinadas bajo 

condiciones sfsmlcas de donde se obtuvieron los detallados que más ade-

lante se presentarán. Una técnica sencilla para prevenir en esos elementos 

una disminución en el esfuerzo cortante debido a cuarteaduras prematuras 

cuando son probadas por primera vez. De acuerdo con esta técnica, el 

refuerzo principal es acomodado con una inclinación como para formar 

una armadura en rombo. 24 especímenes de columna se han estudiado. 

Los resultados de las pruebas muestran que el acomodo Inclinado del 

refuerzo principal es uno de los más efectivos caminos para mejorar la 

resistencia sfsmlca del concreto reforzado de elementos estructurales es-

casos con esfuerzo cortante y relación claro-ancho a= 0.75. El programa 

de prueba sirve para ayudar a desarrollar y verificar un modelo de esfuerzo 

último . 

• ACI Structurel Journel / Jenuery-Februery 1988 
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La figura 3.14 muestra un espécimen tlplco, en donde se encuentran 

los detalles concernientes a geometrla y refuerzo. 

:ID 

eo 

1~ 

pora colu,..noc:: 

{ 

.. _ ---- ... -_., 

para v•go e: acoplado i; 

----~ 
t-. ~1 le 

1 
. ,,,. 

'· 
" 

Jttj1tt>r( 
-· 

1 I~ ~~ 

"" ' -.. 1 .. ~ 

575 + 'torioblo -+----. ___ _..,_.d_e_ '40 o lOOc: e 57·5 

eo 
Sección o-o. 

FIGURA 3.14 Espécimen típico con refuerzo rómblco. 

Conclusiones 

1. "'! 

' 

Este estudio experimental y analftlco en refuerzo romboidal bajo 

elementos estructurales escasos marcan los siguientes resultados: 
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1) Los elementos con refuerzo Inclinado rómblco y una relación 

claro-ancho mayor que 1.5 sometidos a gran esfuerzo, no muestran un 

deterioro apreciable después de alcanzar su capacidad máxima, y el ciclo 

de hlstéresls se observó con una gran capacidad de disipación. 

2) Se deberá enfatizar que en el caso de refuerzo inclinado rómblco, 

la ocurrencia de una explosiva fractura diagonal por cortante o hendidura 

se puede evitar. Esto se puede atribuir a el confinamiento proporcionado 

al concreto por el paralelogramo de tensión del refuerzo rómblco. Por esta 

razón una pequeña cantidad de estribos es requerida para esta colocación 

de refuerzo esto es para los elementos reforzados convencional y diago

nalmente. 

3) La Investigación experimental y analítica del mecanismo transmi

sor de cortante resulta en un modelo analltlco para el diseño de columnas 

cortas y vigas con barras de refuerzo Inclinado rómblco bajo fuerza axial 

y cortante. Este modelo fue checado con resultados experimentales de 

este estudio y el fundamento es confiable. 

La colocación inclinada de refuerzo principal en uno de los más 

efectivos caminos para mejorar la resistencia sfsmlca de las columnas 

cortas de concreto reforzado y vigas acopladas. Esto es una esperanza, 

esos resultados en futuras pruebas confirmarán la validez de la colocación 

propuesta de refuerzo. 

De esta manera, se marca en la gráfica de la figura 3.15 que puede 

resultar realista el uso combinado de refuerzo paralelo y en diagonal. En 

la figura están las curvas de carga monotónica-deformación para diversos 

valores del cociente de los contenidos de refuerzo diagonal y total. Está 
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claro que el refuerzo diagonal mefora la ductilidad y la resistencia al 

cortante (Wakabayashl, Mtz. Romero, 1988). Deberá observarse una ten

dencia similar en los miembros bafo una carga repetida alternadamente. 

V 

8 • rlC'lnclÓn ele lo cnntlclo.c:I de ba.rros 
do.geno.les con lo. contidod 1:0-tol de 
barros 

R 

FIGURA 3.15 Efecto de la cantidad de refuerzo diagonal en las 

relaciones de carga-deformación de vigas-columnas. (l.S) 
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AYUDAS DE DISEÑO 

(o) (b) 

'f A k 'fa '.JIA k 'f s 
co c:o co c:o .200 co 

50 o 1.0 500 
100.0 10.0 100.0 

10.0 10.0 50.0 50,0 
&.O 5.0 :lO.O 30,0 
3.0 0.9 3.0 20.0 '4,0 20.0 

z.o 
10.0 
9.0 3.0 1gg o.a 8.0 a.o 

1.0 10 7.0 7.0 
0.9 0.9 6.0 6.0 
0.8 0.8 

~.o 5.0 0.7 0.7 
0.6 0.7 0.6 4.0 z.o 4.0 
O.!I 0.5 

3.0 3.0 0.4 

0.3 0,3 2.0 2.0 
l.!> 

0.6 0,2 0.2 
1.0 1.0 

0.1 0,1 

o 0.5 o o 1.0 o 

1jt = coclenl• de :t (l/L) de lu columna&, entre z: {1/L) de 1011. mieml1fOI de ílcJJ.ún que llegan a un CJ.lrcmo de una. columna, en 
el plano conliderado. 

H'= ltH. 
A "I B IOn lOI exlrtmot Je 111 columna. 

FIGURA 3.16 Nomogramas para determinar longitudes efectivas, 

H', de miembros a flexocompreslón. (1 · 3 ) 
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* 

GRAFICAS DE INTERACCION PARA COLUMNAS 

DE CONCRETO REFORZADO* 

Aspectos fundamentales del concreto reforzado, Osear M. González y Francisco Robles, Ed. 
Llmusa. 
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CAPITULO 4 

CONEXIONES VIGA-COLUMNA 

Es sorprendente que hasta hace poco se haya dado poca atención 

al diseño de juntas en estructuras de concreto reforzado. Parece que 

después de la evaluación de los esfuerzos de trabajo en los miembros 

adyacentes, normalmente la mayoría de los diseñadores suponían que las 

condiciones dentro de la junta, que con frecuencia tenían dimensiones 

algo mayores que los miembros unidos, no eran criticas. La adopción 

gradual del diseño por estados !Imites ha revelado la debilidad de esta 

suposición. Con frecuencia las juntas son los eslabones más débiles del 

sistema estructural, y apenas hasta fechas recientes se han empezado a 

reallzar avances muy valiosos en esta área. Sin embargo, todavía requiere 

mejorarse mucho la comprensión que se tiene del comportamiento de las 

juntas y de la práctica actual de detalles. 

Se pueden resumir los requerimientos esenclales para el funciona

miento satisfactorio de una junta en una estructura de concreto reforzado 

como sigue: 

1. Una junta debe exhibir un comportamiento bajo carga de servicio 

igual en calidad al de los miembros que une. 

2. Una junta debe poseer una resistencia que corresponda al menos 

a las combinaciones más adversas de carga que podrían soportar los 

miembros adjuntos, varias veces de ser necesario. 
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3. Normalmente la resistencia de la junta no debe gobernar la de la 

estructura, y su comportamiento no debe Impedir el desarrollo de toda la 

resistencia del miembro adjunto. 

4. Otras caracterlsllca.s notables del diseño de la junta deben ser la 

facilidad de construcción y el acceso para depositar y compactar el con

creto. 

En las juntas de un marco rígido de niveles múltiples bajo cargas 

sísmicas no sólo la resistencia, sino la ductilidad de los miembros adjun

tos bajo cargas alternadas gobierna el diseño de las juntas, se puede 

esperar tener una cantidad apreciable de refuerzo de junta debido a que 

ocurrirá una degradación de resistencia del concreto bajo cargas alterna· 

das repetidas. 

4.1 MARCOS DUCTILES 

4.1.1 Requisitos generales 

Las fuerzas que Intervienen en el dimensionamiento por fuerza cor

tante de la unión se determinarán suponiendo que el esfuerzo de tensión 

en las barras longitudinales de las vigas que llegan a la unión es 1.25 fy. 

El refuerzo longitudinal de las vigas que llegan a la unión debe pasar 

dentro del núcleo de la columna. 

En los planos estructurales deben incluirse dibujos acotados y a 

escala del refuerzo en las uniones viga-columna. 

Una unión viga-columna o nudo se define como aquella parte de la 

columna comprendida en el peralte de las vigas que llegan a ella. 
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4.1.2 Refuerzo transversal 

En un nudo debe suministrarse el refuerzo transversal mínimo espe

cificado en 3.1.7.2.4. SI .el nudo está confinado por cuatro trabes que 

llegan a él y el ancho de cada una es al menos Igual a 0.75 veces el ancho 

respectivo de la columna, puede usarse la mitad del refuerzo transversal 

mínimo. 

4.1.3 Resistencia a fuerza cortante 

Se admitirá revisar la resistencia del nudo a fuerza cortante en cada 

dirección principal de la sección en forma Independiente. La fuerza cor

tante se calculará en un plano horizontal a media altura del nudo. En 

nudos confinados como dice en 4.1.2, la resistencia de diseño a fuerza 

cortante se tomará Igual a 

5.5 FR VTc .. beh 

En otros nudos se tornará Igual a 

4.5 FR VTc .. beh 

La cantidad be es el ancho efectivo del nudo y h es la dimensión 

transversal de la columna en la dirección de la fuerza. El ancho be se 

tornará Igual al promedio del ancho de la o las vigas consideradas y la 

dimensión transversal de la columna normal a la fuerza, pero no mayor que 

el ancho de la o las vigas más h. 
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4.1.4 Anclaje del refuerzo 

Toda barra de refuerzo longitudinal de viga que termine en un nudo 

debe prolongarse hasta la cara lejana del núcleo de la columna y rematar

se con un doblez a 90º seguido de un tramo recto no menor de 12 diáme

tros. La sección critica para revisar el anclaje de estas barras será en el 

plano externo del núcleo de la columna. 

La revisión se efectuará de acuerdo con la sección 2.2.4.1 c), donde 

será suficiente usar una longitud de desarrollo del 90% de la ali! determi

nada. 

Los diámetros de las barras de vigas y columnas que pasen rectos 

a través de un nudo deben seleccionarse de modo que cumplan las rela

ciones siguientes: 

h (columna)/db (barras de viga) ?. 20 

h (vlga)/db (barras de columna) ='.'.. 20 

donde h(columna) es la dimensión transversal de la columna en la 

dirección de las barra de viga consideradas. 

SI en la columna superior del nudo se cumple que Pu/Agi'c.:? 0.3, la 

relación del peralte total de la viga al diámetro de las barras de columna 

puede ser no menor que 15. También es suficiente esta relación cuando en 

la estructura los muros de concreto reforzado resisten más del 50% de la 

fuerza lateral total. 
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c4:2DETAllADO EN CONEXIONES 

Las fallas en uniones viga-columna han sido frecuentes y presentan 

un comportamiento general frágil; para evitarlas es necesario diseñar es

tas uniones para que tengan una resistencia superior a los miembros que 

conectan, de manera que éstos puedan desarrollar toda su capacidad. 

Tres aspectos pueden llegar a ser crrticos en una unión viga-columna. 

a) El anclaje de refuerzo (especlalmente en columnas extremas). 

b) La resistencia en cortante de la conexión. 

c) El confinamiento del concreto en la zona de unión. 

4.2.1 Detalles del refuerzo en Intersecciones con vigas o losas 

El refuerzo transversal de una columna en su Intersección con una 

viga o losa debe ser necesario para resistir fuerzas Internas que ahí se 

produzcan, pero su espaciamiento no será mayor y su diámetro no será 

menor que los usados en la columna en las Intersecciones próximas a 

dicha intersección. 

SI la Intersección es excéntrica, en el dimensionamiento y detallado 

de la conexión deben tomarse en cuenta las fuerzas cortantes, los momen

tos y torsiones causados por la excentricidad. 

Cuando un cambio de sección de una columna obliga a doblar sus 

barras longitudinales en una junta, la pendiente de la porción inclinada de 

cada barra respecto al eje de la columna no excederá de 1 a 6. Las 

porciones de las barras por arriba y por debajo de la junta serán paralelas 

al eje de la columna. Además deberá proporcionarse refuerzo transversal 

adicional al necesario por otros conceptos, en cantidad suficiente para 
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resistir una y media ~e'cÚ él'c~Óiri~~on~nt~ t{o~Ílzont~I de la fuerza axial que 
- -;- ' '· - • ·~'-. • ·- - - < 

pueda desarrollara.e e~ c~d~ barra, considerando en ella el esfuerzo de 

fluencia. 

4.2.2 Anclaje 

La falla por anclaje en uniones extremas ha sido de las más frecuen

tes. Cuando se emplean barras de diámetros grandes, es posible que el 

ancho de la columna no sea suficiente para proporcionar la longitud de 

anclaje necesaria al refuerzo longltudlnal; en ese caso debe optarse por 

emplear barras de menor diámetro, ensanchar la columna o proporcionar 

algún anclaje mecánico al refuerzo. La figura 4.1 muestra la longitud de 

anclaje para una conexión. Debido a la pérdida de adherencia en la cara 

Interna de una junta exterior, se debe calcular la longitud de desarrollo 

del refuerzo de la viga a partir del principio del doblez a 90°, y no desde 

la cara de la columna (véase fig. 4.2a). En las columnas anchas, cualquier 

posición de las varillas de la viga dentro del tercio exterior de la columna 

(fig. 4.2b) podría considerarse para calcular la longitud de desarrollo. 

Para columnas poco peraltadas, será Imperativo utilizar extensiones, ca-

mo en la flg. 4.2b. Una varilla de apoyo de diámetro grande ajustada a lo 

largo del doblez a 90° de las varillas de la viga debe ser benéfico para 

distribuir los esfuerzos de apoyo (véanse las figuras 4.2a y 4.4c). 

En columnas peraltadas y dondequiera que se prefieran varillas rec-

tas en vigas pueden ser ventajosos los anclajes mecánicos, como en la flg. 

4.2c. Se pueden soldar las varillas superiores de una viga que pasen a 

través de agujeros en una placa de apoyo a una placa de acero. 

Los estribos de juntas deben arreglarse de tal manera que las vari

llas críticas de columnas exteriores y las porciones dobladas hacia abajo 

de las varillas de vigas se mantengan contra el núcleo de la junta. 
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FIGURA 4.1 Anclaje de refuerzo longitudinal de vigas. (1.s) 
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FIGURA 4.2 Anclaje de varillas de viga en columnas utilizando, a) 

varillas dobladas hacia arriba; b) Varillas dobladas hacia arriba en la 

extensión; c) Anclaje mecánico. (1.i¡ 

175 



4.2.3 Resistencia a cortante 

Cuando la compresión axial en la columna es pequeña (es decir, por 

ejemplo 0.12 f
0

c, Incluyendo el margen para la aceleración vertical gene

rada por los sismos), se debe Ignorar la contribución de la resistencia a 

cortante del concreto y sumlnlstarse refuerzo a cortante para toda la 

fuerza de la junta, Ys = V¡. En las juntas exteriores sólo se debe conside

rar que son efectivos los estribos situados en los dos tercios exteriores 

de la longitud de la grieta de falla diagonal potencial, que ocurre de 

esquina a esquina de la junta (véase fig. 4.3). De acuerdo con ello de la 

flg. 4.3 se tiene que si Vs es el cortante de la junta que deben transmitir 

los estribos. 

FIGURA 4.3 Estribos efectivos que resisten cortante en una junta 

de viga-columna exterior. (1.l) 
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V¡=Asfy ·V' 

'A~ .'= . -v •. s . 
_(d~d'.)fy -··· 

en que Av= ár~a tbt~l éd'1~rramas de los estribos en un conjunto 
':_,_- oC•j:_,,,·. •' • 

que constituye una_c,~pa, de;¿~·(~-~~ii:l a cortante y d = peralte efectivo oe 

la viga (1.t). 

4.2.4 Confinamiento 

Anteriormente se señaló que los esfuerzos nominales cortantes, y 

por lo tanto los esfuerzos de compresión diagonal dentro de la junta, 

pueden hacerse grandes. Estos esfuerzos de compresión causan la des

trucción eventual del núcleo de concreto cuando se aplica carga cíclica 

de alta Intensidad, especialmente se permite que ceda el refuerzo a cor-

tante. En consecuencia es Imperativo el confinamiento efectivo en cual-

quier junta. 

El refuerzo a cortante sólo confina las zonas de las esquinas de la 

junta y las ramas de estribos horizontales no son suficientemente efectl-

vas para dar restricción contra el aumento volumétrico del concreto del 

núcleo. En consecuencia se deben suministrar varillas adicionales de con-

finamiento perpendiculares al refuerzo a cortante. No se deben colocar 

estas varillas a más de 15 cm entre sr. En la figura 4.4 se muestran 

distribuciones sugeridas del refuerzo de junta horizontal para una junta de 

viga-columna exterior. Se debe prestar especial atención al confinamiento 

de la cara exterior de la junta, opuesta a la varilla, donde se deben 

desarrollar fuerzas muy elevadas de adherencia. Aquí se pueden combinar 

los papeles de los estribos y el acero de confinamiento. La capacidad a 

cortante de una junta sólo puede desarrollarse con un confinamiento efec

tivo. 
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FIGURA 4.4 Distribución sugerida de estribos de junta y estribos 

para junta de viga-columna exterior en a) Columna pequeña: b) una colum

na de tamaño mediano; c) una columna con viga de extensión. {1.l) 

Para juntas que conectan elementos que son parte del sistema prln-

clpal para resistir cargas laterales sfsmlcas, el espaciamiento centro a 

centro entre capas de refuerzo transversal (anillos solos o anillos y trave-

saños), s no debe exceder de un cuarto de la dimensión mfnlma de la 

columna, seis veces el diámetro de las varillas longitudinales que serán 

restringidas, o 15 cm, lo que sea menor. Cuando se requiera, deben pro

veerse travesaños en cada capa de refuerzo transversal. El espaciamiento 

lateral centro a centro entre los travesaños o ramas de anillos traslapados 

no debe ser mayor que 30cm, y cada extremo del travesaño debe amarrar 

a una varilla periférica del refuerzo longitudinal. 
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4.2.5 Juntas en marcosAe.rlesgó. sísmico_ 

Las fuerzas en el refuerzo lo.ilgltÜdlnal de viga en las caras de la 

junta deben basarse e~ tin·~~¡~;ri6t'de}i'en~16~·f1exJonánte de 1.25 fy y un 

aumento correspondle~te é~~'01·:·~11r~11·~;~ d~ eslu"erzb~ compresivos y de 

cortante. El refuerzo de a11_1l1cis·transversales en columnas sujetas a riesgo 

sísmico alto debe estar provisto en las juntas. Ver figuras 4.5 y 4.6. 

e.-P1'1rie de 
•nll= de v<>rma 

~:;,-;::;5 º"'i,.i:,¡:~~~~ ~ ~~!r:."~110,;:-
- do JUn"t" 

r"n.llOI: do J' ntc> 

r ··~ -· 
X ••, 

SocctcSn ver"'tica.l Yl-Yl 

anuos di> ---11'~~;;=;;. 
\/lg<> de 
cerror,;ento 

vorillo.s de "iOO 

Secc;ón on plonto. X-X 

+ 
X 

YI 

Para regiones de riesgo sísmico. Vigas interior y de cerramiento más 

reducidas que la columna. 

FIGURA 4.5 Detalles típicos de junta de apoyo-marco dúctil. (i. 7 J 
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FIGURA 4.6 Detalles de junta de apoyo, para reglones de riesgo 

sísmico moderado en marcos arriostrados. (1.7 ) 
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4 .2.6 Funcionamiento de barras dobladas a 90° sujetas a fuerzas de 

adherencia en conexiones viga-columna• 

Siete espécimenes slmulando el funcionamiento de viga reforzada 

anclada por un gancho estándar de 90° dentro de una conexión viga-co

lumna exterior que fue probada bajo fuerzas de adherencia, para determi

nar la resistencia del gancho y funcionamiento de la constitución. Los 

efectos del diámetro de la barra anclada, confinamiento de la junta y 

resistencia de compresión del concreto en el funcionamiento del gancho 

fue estudiado experimentalmente. Expresiones empfricas se desarrollaron 

para la relaclón carga-desllzamlento e incorporados a un modelo analftlco 

para predecir el funcionamiento completo de las barras de refuerzo. 

Las barras longltudlnales de las vigas de concreto están general

mente ancladas en la junta exterior viga-columna con ganchos de 90º, 

figura 4.7a. Esos ganchos resisten las fuerzas de adherencia y previenen 

contra grandes giros al empotramiento esto puede contribuir de manera 

significativa en la deflexlón total de la viga, fig 4.7b. Esto es importante 

para el funcionamiento de barras enganchadas bajo fuerzas de adherencia 

para predecir y controlar las rotaciones del empotramiento de la viga. 

La resistencia de una barra enganchada contra la fuerza de adheren

cia la provee la adherencia entre el acero y concreto (a lo largo de la 

longitud de la barra confinada) y por el gancho en si (figura 4.Ba). La 

adherencia entre la barra deformada y el concreto tienen extensos estu-

dios pero para ganchos son limitados. 

ACI Structural Journal / May-June 1988 
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La tendencia de los espécimenes a expanderse por el hecho de que 

las fuerzas de adherencia Inducen grandes esfuerzos de compresión den

tro de el doblez del gancho (llg. 4.Bb). Esos esfuerzos ocasionados por el 

efecto Polsson, resulta en deformaciones laterales y consecuentemente, 

empujes laterales contra el recubrimiento. 

(O) 

Oo) 

G;ro de 
eMpotror1;ento 

FIGURA 4.7 Barras ancladas con ganchos en juntas exteriores: 

a) Típica junta exterior, b) Esfuerzos de compresión dentro del do

blez del gancho. 
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FIGURA 4.8 Anclaje de varillas de viga con ganchos a 90°. 

a) Mecanismos que contribuyen a la resistencia de adherencia de 

barras enganchadas; b) Esfuerzos de compresión dentro del doblez del 

gancho 

Conclusiones: 

Ensayos de adherencia fueron desarrollados en ganchos estándar 

en 90° anclados y confinados en especímenes de concreto simulando 

conexiones viga-columna externas. Los efectos del diámetro de barras 

ancladas, confinamiento de concreto y resistencia del concreto a compre

sión en el funcionamiento del gancho fueron estudiados experimentalmen-

te. Modelos empíricos fueron desarrollados para la relación de fuerza de 

adherencia-desplazamiento de ganchos. Esos modelos fueron usados en 
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predicciones analíticas del funcionamiento de adherencia de las barras de 

refuerzo anclado por ganchos estándar de 90° (consistente de un gancho 

y una longitud de recubrimiento) en la conexión viga-columna exterior. De 

los resultados de experimentos limitados y estudios analíticos del funcio

namiento de este estudio se puede concluir que: 

1. La resistencia de adherencia de una gancho se Incrementa con un 

Incremento en el diámetro de la barra, pero este Incremento es menor que 

el correspondiente ascenso en la fuerza de cadencia de la barra. 

2. El confinamiento de concreto alrededor del gancho es un Impor

tante factor que influye en el comportamiento del gancho. 

3. Hasta los requerimientos del Código de Construcción (ACI 318-

83) para confinamiento de juntas de resistencia slsmica fueran satisfe

chos, la resistencia de adherencia de los ganchos por si solos (sin avance 

en la longitud en longitud de desarrollo) excedía el esfuerzo de fluencia 

de tensión de barras ancladas. 

4.3 CASOS ESPECIALES 

4.3.1 Conexiones losa-columna en estructuras monolftlcas de con

creto reforzado.• 

Las conexiones que serán analizadas son las exteriores. Algunos 

ejemplos de estas conexiones están Indicados en la figura 4.9. Los orifi

cios o bordes localizados cerca del soporte (columna) Interrumpen el flujo 
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de cortante en la losa, Induciendo momentos que son transmitidos al 

soporte, se reduce la longitud de anclaje, y reduce la efectividad del 

confinamiento de la junta. La distancia de 4 veces el espesor de la losa 

esta basado en consideraciones relativas al esfuerzo de la losa cerca del 

soporte. 

Cuando los orificios están localizados a menos de 4 espesores de la 

losa, la conexión se debe considerar como conexión exterior, la conexión 

puede ser tomada como una conexión exterior, dependiendo del tamaño y 

proximidad del orificio. 

<a> Conexión de 
borde 

borde '*' 
lo:n. 

o . . 
d1s'tanco al 
bor-de nenor 
QUr 4h 

(el) C onl? XIÓn di? bor ele 
con pe-quena loso 
volada 

.. 
h) 

(b) Conexión de 
esquino 

(e) Conexión cie borde 
con vigo. ira.nsversal 

Une• ro.dtol de 
Unite de orir'iicio 

o= lcngtt:ud CIP S::QCCIÓn 
crrtica con lineas 
rod1otes 

b= d1:stoncb libre entre 
:sopor-t~ y orlfk:ID 

e .. donen:uón de coh .. rV'la 

No-ta• Lo cono~ón ~P 
con•;cf.Qro. o•-tQl""'ior ~; 

• > e 
y b < ~h 

(e) Conexión con orificio considero.ble 

FIGURA 4.9 Ejemplos de conexiones exteriores 

En la figura 4.10 se muestran los detalles típicos de una conexión 

de bordes discontinuos en losa-columna. 
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OPC!ON ALTERNATIVA 
SECCION A-A 

b) Conlll?xbn de borde (vlgo pequeño> 

FIGURA 4.10 Detallado típico en bordes discontinuos 
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CAPITULO 5 

EJEMPLOS DE APLICACION 

Con el objeto de hacer más clara la comprensión del detallado de 

acero de refuerzo en marcos de concreto reforzado en edificios se propo

ne un ejemplo de cada uno de los elementos vistos en capltulos anteriores 

en donde se utilizará una factor de ductilidad Q = 2, se presenta combina

ción de carga vertical y sismo, el ejemplo deja fuera la obtención de los 

cortantes slsmicos que actuan en la estructura enfocandose principalmen

te a la obtención del acero de refuerzo y el detallado de éste. 

5.1 Obtención de elementos mecánicos 

En la figura 5.1 se muestra la planta tipo del edificio a analizar el 

cual cuenta con tres niveles, la elevación en el sentido x se encuentra en 

la figura 5.2 y la del sentido y en la figura 5.3. 

Las secciones propuestas para las estructuras a base de marcos son 

las siguientes: 

Columna tipo: sección transversal 60 x 60 cm 

lx = ly = 1080000 crn4 

Trabe tipo: sección transversal 65 x 25 cm 

lx= 572135 cm 4
, iy= 84635 cm 4 

Viga de gran peralte: sección transversal· 200 x 20 cm 
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FIGURA 5.1 Planta tipo edificio a base de marcos 

'" '" .. .,,, ACDT' CPI 

ELEVAC!DN (Eje A) 

FIGURA 5.2 Elevación sentido X 
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1- DI 1-200--.._ 300 · ...¡ 

501 D . 
.. 

:. .. 
. , .... ,. 

501 [J ·.· 

! 65 

200 

t 11 
501 

177'7 
ACOT: Cl"I 

ELEVAClDN ([je 2) 

FIGURA 5.3 Elevación sentido Y 

lx= 13'333,333 cm 4
, ly= 133,333 cm 4 

Muro: sección transversal 300 x 20 cm 

lx= 45'000,000 cm 4
, ly= 200,000 cm 4 

mas la inercia de la columna que se encuentra integrada al muro 

lx= 720,000 cm 4
, ly= 320,000 cm 4

• 

La figura 5.4 muestra las secciones transversales de los elementos 

mencionados. 
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Trabe 
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H 
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X 

Vigo. 
d1afro.9Ma 

300 

y 

co1\l"lfto 

/ 

H 
ca 

Muro 

FIGURA 5.4 Secciones transversales de elementos estructurales 

El método aproximado utilizado para la obtención de los elementos 

mecánicos es el Método del Portal, se comenzará por comprobar el com

portamiento de la estructura como marco mediante el Indice de rotación 

nodal: 

p 

~.!.. 
L 

~.!... 
H 

si p > 0.01 Comportamiento de marco 

S entldo Y 

p = (5 72135 ! 600) + (1 3333333 / 200) 

(1 osoooo ! 500) + 2(45000000 / 500) + 2 (720000/500) 
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p = 0~37 ;..- 0:'1cporlotanto 0 se~comporta:como~marco ___ ~~--~-

Sentldo X 

p = 

La 

sentido X 

La figura 

sentido Y 

mecánicos del marco en el 

3.13 '3.38 '3.38 3.13 

0.6h 

ELEMENTOS MECANICOS <SISMO) 

FIGURA 5.5 Elementos mecánicos del marco en el sentido X 
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1.70 

16.54 I 
0.6 h 

1.17 99.21 4'J.&c 

ELEMENTOS MECANICDS CS[SMO) 

FIGURA 5.6 Elementos mecánicos del marco en el sentido Y 

5.2 Obtención del acero de refuerzo en columna A-2 

Carga gravitacional (Pgrav11)= 3 ton-mi x 9ml (vigas) 27 Ton 

por tres niveles = 61 Ton 

Grupo A, Fe= 1.5 (ver secclón2.1.2) 
'',,,.-·. ~>'-

P gravit X Fe = 81 X 1.i,,; 1~L5Ton 
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·, 

P111mo = [(1Cl.2i+ 8.33 +3;1,3)2-+ (LSG :í-;'1.21 + 0.49) J 

P111mo 46.06 Ton 

Ptotal = 168 Ton 

Fuerzas Internas de diseño: La figura 5.7 muestra los elementos 

actuantes en la columna a analizar 

168 Ton 

30 Ton-r1. 

1.04 T-M 

1.56 T-M 

168 Ton 

COLUMNA A-2 

FIGURA 5. 7 Elementos mecánicos en columna tipo 

Pu = 168 Ton 

Extremo superior: Mux = 30 T-m, Muy = 1.04 T-m 

Extremo inferior: Mux = 45 T-m, Muy= 1.56 T-m 
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Materiales diseño:º~~~~º-~-

.- '· -.;, --·-.---.- _,_,·.·-· 

acero de refuerzo!JY:·1 ~20Ó. k~Ícm 2 
, __ .. ·. ·;:-~·'·.··-:;-···>··· " 

·~:_·., ... >, ·', .· ·, 

1·. = o.e t'c, f'c = Cl.~5 ,~. (ver s~cclÓn 2.1.4) 

constantes: 1• e = 200 Kg/cm 2 , t'c = 1_70 kg/ém 2 · 

Se proponen 1 O vs. 3/4" diámetro = 

As 26.7 ( ó e 
p = bd = 60x60 = 0.006 seccl n. 

FR para flexocompreslón 

Po FR (Ac t'c + As fy) 

Ac (60 X 60) - 28.7 = _3571 

Po o.a (3571.3 x 0.110 + 20.1 x4.2) 562.13 Ton 

d 55 = 9 h = 60 o. 

fy 4200 
q = p X -.. = 0.008 X 

170 
= 0.20 

fe 

ex 

ex - ~7 - 0.45 
hx - 0.60- = > K = 0.40 (nomograrna de ayudas de diseño 

para columnas, d/h = 0.9, varillas repartidas en la periferia). 

Px = FR K bd t"c = 0.8 X 0.4 X 60 X 60 X 0.170 = 195.64 Ton 

ey ~·:86 = 0.01 excentricidad mínima 0.05 h 0.05 X 60 
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ey = 3 cm 

~ =0.05 = > K 0.85 

Py 0.8 X 0.85 X 612 416.16 Ton 

1 1 1 _, 1 1 1 _, 
Pn = (Py +Px +Po> = (196+41¡f502> 173 Ton > 168 Ton (por lo 

que se acepta el armado) sección 3.1.2b 

La figura 5.8 se encuentra la sección transversal propuesta 

0.95 en 
3 en *trllo 
r<>C. /-;\ ,,--..._ o. 96 c.. = l /2 vs. 
llbrt> 3; ~ • ¡$ 

X 

X 

10 vo.rillo.s 3/4' !1' 

CORTE A-A 

91:1ncho L3:S 0 

10 db • 10 en 

ESTRIBOS 

FIGURA 5.8 Sección transversal de columna tipo 

Recubrimiento libre: (sección 2.2.5) 

2 cm 6 1.5 db 

1.5 X 1.91 = 2.87 3 cm (rige) 
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como en la sección transversalpara pr~pór~lon~r;c~~¡(~~~le~tll adecuado 

a las 1 O varillas. 

Los estribos utilizados serán de á/a•:>éle 'diámetro 

El gancho se hará a 135° y el tramo r·:ett~ será de 1 O db 

10 x 0.95 = 10 cm 

Espaciamiento de estribos: 

s2 850/ ffydb =~X 1.91 25 cm (rige) 

48 dv = 48 X 0.95 = 45 cm 

lado menor / 2 = 60 / 2 = 30 cm 

el espaciamiento será s2 = 25 cm, en la longitud confinada le, el 

espaciamiento se reducirá a la mitad por lo que s1 = 10 cm. (sección 

3.1.7.2.4) 

le = 1/6 = 500/6 = 63 cm 

60 cm o el lado menor 

por lo que le = 60 cm 

El armado se considerará Igual en los 3 niveles, la figura 5.9 marca 

los armados y el espaciamiento de los estribos. 

Se propone un corte a fa mitad del segundo nivel (sección 3.1.7.2.3) 
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ArMo.clo coluMno. tipo 

FIGURA 5.9 Acero de refuerzo en columna 

La longitud de traslape se obtiene de la tabla 2.3 para concreto de 

1' 0 250 kg/cm 2 , y considerando más de 30 cm de concreto bajo el 

traslape en varillas de 3/4" de diámetro. (sección 2.2.4) 

Ldb = 70 cm 
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Revisión por cortante para !nlembro.s sujetos a flexión y carga axial:~ 

(sección 3.1.4) 

Pu 

el 

22.5 Ton 

VcR D.8 X 0.S X 3600 ./2\JO ( 1 + O 007 165000 ) = 26898 kg . 3600 

V~Á ,;, 27 Ton > 22.5 Ton por lo que no requiere estribos para 

reslstlíel cortante y solamente serán para dar confinamiento a la sección. 

Estribos adicionales en el traslape: (sección 3.2.5.1) 

Se requerirán estribos adicionales en el traspale siempre que 

db > O. 7 c, c = recubrimiento 

db ? 5/8 pulg 

db < 0.7x3 = 2.10cm 

db = 3/4 pulg. diámetro > 5/8 por lo que la separación de los 

estribos será 

4c = 4(3) = 12 cm, y se colocarán a cada 10 cm 

Se reforzará el concreto cerca del traslape con estribos adicionales 

como s·e muestra en el detalle del traslape en la figura 5.10 colocados de 

la misma manera que los anteriores. 
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FIGURA 5.10 Detalle de empalme traslapado en columnas 

5.3 Obtención del acero de refuerzo en vigas 

Materiales diseño: 

concreto: f'c = 250 kg/cm 2 

acero de refuerzo: fy = 4200 kg/cm 2 

constantes: 1* e = 200 Kg/cm 2
, t"c = 170 kg/cm 2 

Las dimensiones y elementos mecánicos de la viga aparecen en la 

figura 5.11 
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V • 3 tOl'llf"'ll 

30.63 T-n ( 1= = = =,,..,, = = = = = = = = = = = = =1 ) 30.í.J 1-1'\ 

,..t-_____ 4_1_3_c,.. _____ ~...¡-. p. lnflex. 

€.00 en 

l.CI loo C e-> J -------=-------- 1921 Ton 

ELEMENTOS MECANCCDS 

FIGURA 5.11 Elementos mecánicos de viga tipo 

Momento positivo máximo 30.63T-m 

b = 25 cm 

h = 65 cm 

d = 60 cm 

.. 
fe 4800 170 4800 

0.019 (sección 2.1 .5) Pb 7i fy+6000 4200 10200 

pmé.x 0.75 Pb = 0. 75 X 0.019 = 0.014 

MR 3063000 
34.03 kg/cm 2 

bd 2 25x602 
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de ayudas de dlsefío para porcentaje de acero en secciones rectan

gulares tenemos 

p = 0.01 

Aa e p bd = 0.01 X 25 X 60 = 15 cm 2 

Se proponen 3 varillas de 1" de diámetro 

As = 5.07 x 3 = 15.21 cm 2 

La longitud de anclaje se obtendrá de la tabla 2.3 para varilla de 1" 

de diámetro y con más de 30 cm de concreto debajo de ella (sección 2.2.4) 

Ldb=115cm 

Revisión por cortante: 

Las expresiones para VcR son aplicables cuando al dimensión trans

versal (sección 2.1.6) 

!ante. 

h = 60 cm < 70 cm 

h/b 65/25 = 2.6 < 6 

L/h 600/65 = 9.2 > 5 por lo que 

VcR 0.5 FR bd ../Te .. para p _:: 0.01 

VcR = 0.5 X 0.8 X 25 X 60 X 1200 = 8485 kg 

sin que VcR > 1.5 FR bd ,'fe .. = 1.5 X 0.8 X 1500 X 1200 =25456 kg 

Vu = 19.21 Ton > 8.5 Ton 

por lo que se necesitarán estribos para tomar la diferencia del cor-

Yu < 2 FR bd ../Té• 2 X 0.8 X 1500 x1200 =33941 kg 34 Ton 
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Estribos: (seccl6n_2_.L6b) 

Se proponen estribos de 3/8" de diámetro: 

Area = 0.71 cm 2, diámetro= 0.95.cm 

s < FRAvfy 
3.5b 

S = 0.8 X 1.42 X 4200 X 60 26.7 cm< o.ex 1.42 x 4200 

19210 - 8485 3.5 X 25 

54.5 cm 

SI Vu > VcR pero menor o Igual a 1.5 FR bd VTc .. = 25.5 Ton 

25.5 Ton > 19.2 Ton 

s no deberé ser mayor que 0.5d = 0.5 x 60 = 30 cm 

por lo que se aceptan estribos a cada 25 cm. 

La figura 5.12 muestra el armado de acero de refuerzo de la viga asf 

como la colocación de los estribos y anclajes 

Deflexlones: 

Las deflexlones no se revisarán, de las tablas de ayudas de diseño 

para vigas marca que se puede considerar que la sección tiene una defie

xión aceptable si cumple con la siguiente restricción. 

hm1n = L / 16 = 600 / 16 = 37 .5 cm y como h 65 cm 

se consideraré que se encuentra dentro de la tolerancia marcada 

por el reglamento. 
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ACERO DE REFUERZO EN VIGA 

FIGURA 5.12 Armado de acero de refuerzo en viga tipo 

Agrietamiento: (sección 2.1.1 O) 

Las secciones de máximo momento positivo y negativo se dlmensio· 

narán de modo que 

Is 3 vác'A < 40000 kg/cm 

Is puede suponerse 0.6 fy = 0.6 x 4200 2520 kg/cm 2 
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En la figura 5.13 se calcula.el área a.tensión.de la sección transver-

sal 

de = 5cm 

A = (5 x 2 x 25) / 3vs. = 83.33 cm 2 

2520 3 /5 X 83.33 18822 kg/cm < 40000 kg/cm se acepta el 

refuerzo 

El anclaje de las varillas longitudinales se revisará en conexiones. 

---t--
5 CM 

2.54/2 : 1.27 CM 
0.95 CM .... --11'.-~..+~I-..+-__,'--' --+-

5 Cl"l 

3 CM 

<---L--L.-~~~---L--'----t-

t 25 Cl"l i 
AREA DE CONCRETO A TENSION 

FIGURA 5.13 Area de concreto a tensión (revisión de agrietamiento) 
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5.4 Conexiones 

Los materiales de la conexión serán los mismos que anteriormente 

se Indicaron para columnas y vigas 

concreto: i"c = 250 kg/cm 2 

acero de refuerzo: fy = 4200 kg/cm 2 

Anclaje de refuerzo longitudinal en vigas (sección 4.2.2) 

la = 0.06 fy db 0.06 x 4200 x 2.54 = 40.5 cm (rige) 

[{; J250 
20 cm 

Bdb = 8 x 2.54. = 20.32 cm 

la disponible = 60 (ancho de columna) - 4 (rec. + est.) = 56 cm 

la disponible = 56 cm > la = 41 cm por lo que hay anclaje adecuado 

El cortante fue revisado en columnas, el concreto toma todo el 

.cortante, pero se proporcionará refuerzo transversal para seguridad. 

Por lo que se continuarán los estribos do la columna en la conexión 

con la misma separación que en la longitud confinada de la columna. 

La figura 5.14 muestra los detalles del acero de refuerzo en la 

conexión. 
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__, 

r=4clb = ID Cr> 

Ó 23 CM 

CDNEXIDN 

FIGURA 5.14 Conexión viga-columna 

5.5 Vigas de gran peralte (diafragma) 

Materiales: 

Materiales diseño: 

concreto: f
0

c = 250 kg/cm 2 

acero de refuerzo: fy = 4200 kg/cm 2 

~ 

1 clb -

(e 319· J5 

constantes: t" e = 200 Kg/cm 2 , (e = 170 kg/cm 2 

2.54 CM 

... ,,.. 
@ 10 c"' 

Las dimensiones y los elementos mecánicos de la viga diafragma 

aparecen en la figura 5.15 
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L/h = 1 

ZOO CA e ) 915 lon[_. ____ , __ , ___ JJ99.'5 Ton 
12'!1.B T-n ~6 l-n 

200 Cll 

ELEMENTOS MECANICDS VIGA DlAFRAGMA 

FIGURA 5.15 Elementos mecánicos en viga diafragma 

La viga corresponde a la marcada en 2.1.8.1.4 e viga diafragma que 

une muros sujetos a fuerzas horizontales en su plano. 

La relación L/h = 1 por lo que se reforzará con dos grupos de barras 

diagonales, estas se diseñarán de la misma manera que las columnas y se 

supondrá que cada diagonal tomará todo el cortante. 

Se propone una sección de 15 x 50 con cuatro varillas de 3/4" de 

diámetro. 

Vmáx = 99.5 Ton 

4 x 2.87 = 11.48 cm 2 
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p = 11.48 / 15 X 50 = 0.015 

Ac = 15 x_50 =· 750 - ;11.48 = 738.52 cm 2 

Po 0.8 ( 13a._52_ x.c>:170 + 11.48 x 4.2) 139.01 Ton 

q = 0.015 X 4200/170 = 0.37 

ex = excentricidad mínima = 0.05 x 50 2.5 cm 

~ = 0.05 = > K = 1.3 (de ayudas de diseño para columnas tabla 
hx 

para d/h 0.9 varillas distribuidas en la periferia) 

Px 0.8 X 1.3 X 15 X 50 X 0.170 = 132.6 Ton 

ey 2 cm (mínima) 

~- _g_ 
hy - 15 

Py 

Pn 
1 1 1 -1 = <112+133-::139) 108 Ton > 99.5 Ton por lo que se acepta 

el armado 

La longitud de anclaje se obtendrá de la tabla 2.3; Ld para varilla 

de 3/4" de diámetro = 67 cm. 

1.5 Ld = 1.5 x 67 = 100 cm 

Estribos: Se proponen estribos de 3/8" de diámetro para restringir 

contra el pandeo 

850 / ./4200 (1.9) = 25 cm 

48 x 0.95 = 46 cm 

15 / 2 = 7 cm (rige) 
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en los tercios extremos el espaciamiento se reducirá a la mitad que 

resulte del central, pero la s m!nlma es 5 cm por lo que será este el 

espaciado, y se continuará hasta L/B dentro del muro, L/B 25 cm 

extensión del gancho 10 db = 10 x 0.95 = 10 cm 

La figura 5.16 muestra el detallado de acero de refuerzo por cortan

te para la viga de gran peralte. 

~A 

67 c.. 67 c .. 
@ Sen e @ 7c"' P @ 5 

ACERO DE REFUERZO POR CORTANTE 

20 c ... 

++ 

++ 
15 c ... 

A-A 

e 3/8" ll 

long. del 
gancho 
= 10 C"' 

FIGURA 5.16 Refuerzo de acero por cortante en viga diafragma 
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El resto de la viga se usará refuerzo vertical y horizontal que en 

cada dirección cumpla con los requisitos para refuerzo por cambios volu

métricos de 2.2.11 este se colocará en dos capas próximas a las caras de 

la viga, por afuera del refuerzo diagonal. 

Refuerzo por cambios volumétricos será del 0.2% para elementos 

protegidos a la Intemperie el espaciamientos no excederá de 50 cm ni 3.5 

del espesor de la viga. 

p = 0.002 

As = 0.002 x 20 x 195 = 7.8 cm 2 

7.8 / 12 vs = 0.65 cm 2 por lo que se colocarán varillas de 3/8 de 

pulgada de diámetro A= 0.71 cm 2
• 

La longitud de anclaje para esta varilla será de· 35.cm. 

La figura 5.17 muestra el detallado para el refu_erzo por cambios 

volumétricos en las dos direcciones. 
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FIGURA 5.17 Acero de refuerzo por cambios volumétricos en viga 

diafragma 

211 



CONCLUSIONES 

El concreto reforzado bien diseñado y detallado es apropiado para 

las estructuras resistentes a sismos. 

Las estructuras construidas con concreto reforzado que apliquen 

las consideraciones de armado expuestas tendrán un comportamiento sa

tisfactorio cuando se encuentren sometidas a las acciones de cargas gra

vltaclonales y s!smlcas. 

El detallado de acero de refuerzo permitirá conocer las característi

cas de los materiales y la distribución a utilizar en elementos estructura

les. 

El detallado de acero de refuerzo permitirá que las secciones Indi

viduales sean capaces de desarrollar el grado de ductilidad Implícito en el 

diseño y a que la estructura en su conjunto pueda, en caso de estar sujeta 

a un sismo Intenso desarrollar mecanismos de deformación lnelástlca que 

le permitan disipar la energía del sismo sin llegar al colapso. 

Los elementos de concreto reforzado que cuenten con un detallado 

de acero de refuerzo adecuado evitarán las fallas frágiles 

El control de calidad del concreto evitará que la variabilidad de sus 

propiedades pueda dar lugar a zonas mucho más débiles que el resto de 

la estructura, en las que tienda a concentrarse la disipación lnelástlca de 

energ!a, lo que redunda en una menor ductilidad del conjunto. 
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El acero de refuerzo con fluencia definida y altacductllldadc,permltlrá 

el comportamiento satisfactorio de la estructura. 

En los extremos de las vigas aparecerán las articulaciones plásticas 

antes que en las columnas para evitar la posibilidad de una falla frágil de 

la estructura, esto se logrará diseñando vigas subrreforzadas. 

La !Imitación en las relaciones ancho-peralte y longitud a peralte de 

vigas evitará la excesiva esbeltez de la sección y con esto el pandeo 

lateral que limita la ductllldad que puede desarrollarse. 

El confinamiento adecuado mediante acero de refuerzo aumentará 

la capacidad de deformación del concreto. 

Se evitará que el refuerzo longitudinal de las columnas llegue a fluir, 

en otras palabras se buscar que al formarse los mecanismos de falla las 

articulaciones plásticas aparezcan en las vigas y no en las columnas. 

Se diseñarán las uniones viga-columna para que tengan una resis

tencia superior a los miembros que conectan de manera que éstos puedan 

desarrollar toda su capacidad. 

Las intersecciones de vigas con columnas de esquina son las que 

requieren mayor cantidad de refuerzo de confinamiento. 
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