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Prefacio

AUDIENCIA

Este libro de texto presenta una introducción al diseæo de concreto reforzado. Nosotros los 
autores esperamos que el material estØ escrito de tal modo que interese a los estudiantes en 
el tema y los aliente a continuar su estudio en los aæos venideros. El texto se preparó con un 
curso introductorio de tres cr®ditos, pero se incluye suýciente material para un curso adicional 
de tres crØditos.

NUEVO EN ESTA EDICIÓN

Reglamento Actualizado

Con la dØcima edición de este texto el contenido se ha actualizado conforme al Reglamento 
de Construcciones 2014 del American Concrete Institute (ACI 318-14). Los cambios de esta 
edición del Reglamento se estudian en la sección 1.7 del libro bajo el encabezado Resumen 
de cambios del reglamento del ACI del 2016.

Capítulo sobre mampostería de concreto actualizado con  
el Reglamento ACI 530-13

El nuevo capítulo sobre el diseæo por resistencia de la mampostería de concreto reforzado que 
se aæadió a la novena edición del libro ha sido actualizado de conformidad con la edición 2013 
del ACI 530. Como en esta revisión del reglamento hubo mucha reorganización, la mayoría 
de las referencias son diferentes. Este capítulo estÆ disponible en la pÆgina de la editorial 
Alfaomega (www.alfaomega.com.mx). Como el dise¶o por resistencia de la mamposter²a de 
concreto reforzado es muy similar al del concreto reforzado, los autores consideraron que esto 
sería una extensión lógica de la aplicación de las teorías desarrolladas anteriormente en el 
libro. Se incluyen el diseæo de los dinteles de mampostería, los muros con carga no coplanar, 
y los muros de cortante. TambiØn se incluye un ejemplo de diseæo de cada tipo de elemento 
de mampostería para mostrar al estudiante algunas aplicaciones típicas. En el sitio de la red de 
Alfaomega tambiØn se incluyen hojas de cÆlculo para ayudar en el diseæo de estos elementos.

Organización

El libro estÆ escrito en el orden que los autores piensan que se seguiría en la secuencia normal 
de presentación de un curso introductorio de diseæo de concreto reforzado. De esta manera, se 
espera que se minimice el salto de capítulo en capítulo. El material sobre columnas se inclu-
ye en tres capítulos (9, 10 y 11). Algunos profesores no tienen tiempo de cubrir el material 
sobre columnas esbeltas, de modo que Øste se colocó en un capítulo aparte (11). El material 
restante sobre columnas se dividió en dos capítulos con objeto de enfatizar la diferencia entre 
las columnas que tienen carga axial principalmente (9) y aqu®llas con momento þexionante 
importante combinado con la carga axial (10).

ALFAOMEGA
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RECURSOS DEL PROFESOR Y DEL ESTUDIANTE

El sitio web para el libro est§ localizado en www.alfaomega.com.mx y contiene los siguientes recursos.

Para estudiantes y profesores 

Hojas de cÆlculo de Excel. Se crearon hojas de cÆlculo de Excel para suministrar al estudiante y al 
profesor con herramientas para analizar y diseæar elementos de concreto reforzado con rapidez para 
comparar soluciones alternativas. Se proveen hojas de cÆlculo de Excel para la mayoría de capítulos del 
texto y su uso es autoexplicativo. 
Muchas de las celdas contienen comentarios para ayudar al usuario nuevo. El estudiante o el profesor 
pueden modiýcar las hojas de c§lculo para satisfacer sus necesidades m§s espec²ýcas. En la mayor²a de 
los casos, los c§lculos contenidos dentro de las hojas son un reþejo de aquellos mostrados en los proble-
mas de ejemplo en el texto. Los diversos usos de estas hojas se ilustran a lo largo del texto. Al ýnal de la 
mayoría de los capítulos, hay problemas de ejemplo que muestran el uso de la hoja de cÆlculo para ese 
cap²tulo espec²ýco. El espacio no permite ejemplos para todas las capacidades de la hoja. Los autores 
consideraron a los ejemplos escogidos como los mÆs pertinentes. 

Capítulo 20

ApØndices C y D
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Capítulo 1

Introducción

1.1 CONCRETO Y CONCRETO REFORZADO

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

Al igual que la mayoría de los materiales pØtreos, el concreto tiene una alta resistencia a la com-
presión y una muy baja resistencia a la tensión. El concreto reforzado es una combinación de concreto 
y acero en la que el refuerzo de acero proporciona la resistencia a la tensión de la que carece el con -
creto. El acero de refuerzo es tambiØn capaz de resistir fuerzas de compresión y se usa en columnas, 
así como en otros miembros estructurales y en situaciones que se describirÆn mÆs adelante.

1.2  VENTAJAS DEL CONCRETO REFORZADO 
COMO MATERIAL ESTRUCTURAL

El concreto reforzado es probablemente el material disponible mÆs importante para la construcción. Pue-
de usarse en una u otra forma para casi todas las estructuras, grandes o peque¶as ðen ediýcios, puentes, 
pavimentos, presas, muros de retención, tœneles, instalaciones de drenaje e irrigación, tanques, etcØtera.

El gran Øxito de este material universal en la construcción puede entenderse fÆcilmente si se consi-
deran sus numerosas ventajas. Algunas de Østas son las siguientes:

1. Tiene una resistencia considerable a la compresión por unidad de costo en comparación con mu -
chos otros materiales.

2. El concreto reforzado tiene gran resistencia a las acciones del fuego y el agua y, de hecho, es el 
mejor material estructural que existe para los casos en que el agua estØ presente. Durante incen-
dios de intensidad media, los miembros con un recubrimiento adecuado de concreto sobre las 
varillas de refuerzo sufren s·lo da¶o superýcial sin fallar.

3. Las estructuras de concreto reforzado son muy rígidas.

4. Requiere de poco mantenimiento.

5. Comparado con otros materiales, tiene una larga vida de servicio. Bajo condiciones apropia-
das, las estructuras de concreto reforzado pueden usarse indeýnidamente sin reducci·n en sus 
capacidades de carga. Esto puede explicarse por el hecho de que la resistencia del concreto no 
disminuye con el tiempo, sino que en realidad aumenta con los aæos, debido al largo proceso de 
solidiýcaci·n de la pasta de cemento.

6. Es prÆcticamente el œnico material económico disponible para zapatas, losas de piso, muros de 
sótano, pilares y construcciones similares.
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7. Una característica especial del concreto es la posibilidad de colarlo en una variedad extraordina-
ria de formas que van desde simples losas, vigas y columnas, hasta grandes arcos y cascarones.

8. En muchas regiones, el concreto aprovecha para su elaboración la existencia de materiales loca -
les baratos (arena, grava y agua) y requiere cantidades relativamente pequeæas de cemento y 
acero de refuerzo, las cuales quizÆs sea necesario conseguir en otras regiones del país.

9. Se requiere mano de obra de baja caliýcaci·n para su montaje, en comparaci·n con otros mate-
riales, como el acero estructural.

1.3  DESVENTAJAS DEL CONCRETO REFORZADO 
COMO MATERIAL ESTRUCTURAL

Para usar con Øxito el concreto, el proyectista debe estar completamente familiarizado con sus puntos 
dØbiles, así como con sus puntos fuertes. Algunas de sus desventajas son las siguientes:

1. El concreto tiene una resistencia muy baja a la tensión, por lo que requiere el uso de un refuerzo 
de tensión.

2. Se requieren cimbras para mantener el concreto en posici·n hasta que se endurezca lo suýcien-
te. AdemÆs, pueden requerirse obras falsas o apuntalamiento para apoyar la cimbra de techos, 

Torre NCNB en Charlotte, Carolina del Norte, 
terminada en 1991. (Cortesía de Portland Cement 
Association.)
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muros, pisos y estructuras similares hasta que los miembros de concreto adquieren suýciente resis-
tencia para soportarse por sí mismos. La obra falsa es muy cara. Su costo (en Estados Unidos) es 
de uno a dos tercios del costo total de una estructura de concreto reforzado, con un valor promedio 
aproximado de 50%. Debe ser claro que cuando se trata de mejorar el costo de las estructuras de 
concreto reforzado, el factor principal reside en la reducción del costo de la cimbra.

3. La baja resistencia por unidad de peso de concreto conduce a miembros pesados. Esto se vuelve 
muy importante en estructuras de gran claro, en donde el gran peso muerto del concreto tiene un 
fuerte efecto en los momentos þexionantes. Pueden usarse agregados ligeros para reducir el peso 
del concreto, pero el costo del concreto aumenta.

4. Similarmente, la baja resistencia por unidad de volumen del concreto implica que los miembros 
ser§n relativamente grandes, lo que es de una considerable importancia en ediýcios altos y en 
estructuras de grandes claros.

5. Las propiedades del concreto var²an ampliamente debido a las modiýcaciones en su proporci·n y 
mezclado. AdemÆs, el colado y curado del concreto no son tan cuidadosamente controlados como 
la producción de otros materiales; por ejemplo, el acero estructural y la madera laminada.

Otras dos caracter²sticas que pueden causar problemas son la contracci·n y la þuencia pl§stica del 
concreto. Estas características se estudian en la Sección 1.12 de este capítulo.

1.4 ANTECEDENTES HISTÓRICOS

La mayoría de la gente piensa que el concreto se ha estado usando durante muchos siglos, pero no es 
así. Los romanos utilizaron una especie de cemento, llamado puzolana, antes del nacimiento de Cristo. 
Encontraron grandes depósitos de ceniza volcÆnica arenosa cerca del Monte Vesubio y en otros lugares 
en Italia. Cuando mezclaron este material con cal viva y agua, ademÆs de arena y grava, al dejar endure-
cer la mezcla, se produjo una sustancia rocosa que utilizaron como material de construcción. Se podría 
pensar que resultaría una especie de concreto relativamente pobre, en comparación con las normas  
actuales, pero algunas estructuras de concreto romanas siguen de pie hoy en día. Un ejemplo es el Pan-
te·n (un ediýcio dedicado a todos los dioses) que se encuentra en Roma y se termin· en el a¶o 126 A.C.

Segmentos precolados para el puente I-35 W en St Anthony Falls, Minneapolis, 
Minnesota. (Cortesía de EFCO Corporation.)

ALFAOMEGA
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El arte de hacer concreto puzolÆnico se perdió durante la Edad Media y fue resucitado retomado 
hasta los siglos XVIII y XIX. En Inglaterra se descubri·, en 1796, un dep·sito de piedra de cemento natural 
que fue vendido como �cemento romano�. Se descubrieron otros depósitos de cemento natural tanto en 
Europa como en AmØrica, que fueron explotados durante varias dØcadas.

El verdadero gran adelanto para el concreto ocurrió en 1824, cuando un albaæil inglØs llamado 
Joseph Aspdin, despuØs de largos y laboriosos experimentos, obtuvo una patente para un cemento que 
Øl llamó cemento portland, debido a que su color era muy similar al de la piedra de una cantera en la 
isla de Portland, en la costa inglesa. Él hizo su cemento con ciertas cantidades de arcilla y piedra caliza 
que pulverizó y quemó en la estufa de su cocina, moliendo despuØs la escoria resultante para obtener 
un polvo ýno. En los primeros a¶os tras su invenci·n, ese cemento se us· principalmente en estucos.1 
Este extraordinario producto fue adoptado poco a poco por la industria de la construcción y ni siquiera 
fue introducido en Estados Unidos sino hasta 1868; el primer cemento portland no se fabric· en Estados 
Unidos sino hasta la dØcada de 1870.

Los primeros usos del concreto no son bien conocidos. Muchos de los trabajos iniciales fueron 
hechos por los franceses François Le Brun, Joseph Lambot y Joseph Monier. En 1832, Le Brun cons -
truyó una casa de concreto y siguió despuØs la construcción de una escuela y una iglesia con el mismo 
material. Alrededor de 1850, Lambot construyó una embarcación de concreto reforzado con una red de 
alambres o varillas paralelas. Sin embargo, se le acredita a Monier la invención del concreto reforzado. 
En 1867 ®l recibi· una patente para la construcci·n de tinas o recept§culos y dep·sitos de concreto, 
reforzados con una malla de alambre de hierro. Su meta reconocida al trabajar con este material era 
obtener un bajo peso sin tener que sacriýcar resistencia.2

De 1867 a 1881 Monier recibi· patentes para la fabricaci·n de durmientes, losas de piso, arcos, 
puentes peatonales, ediýcios y otros elementos de concreto reforzado en Francia y Alemania. Otro fran-
cØs, François Coignet, construyó estructuras simples de concreto reforzado y desarrolló mØtodos bÆsicos 
de dise¶o. En 1861, public· un libro en el que presentaba un buen n¼mero de aplicaciones. Fue la prime-
ra persona en darse cuenta de que la adición de demasiada agua a la mezcla reducía considerablemente 
la resistencia del concreto. Otros europeos que experimentaron con el concreto reforzado en sus etapas 
iniciales fueron los ingleses William Fairbairn y William B. Wilkinson, el alemÆn G.A. Wayss y otro 
francØs, François Hennebique.3, 4

William E. Ward construy· el primer ediýcio de concreto reforzado en Estados Unidos en Port 
Chester, Nueva York, en 1875. En 1883 presentó un artículo ante la American Society of Mechanical 
Engineers donde aýrmaba haber obtenido la idea del concreto reforzado al observar a trabajadores ingle-
ses en 1867 intentando limpiar el cemento endurecido de sus herramientas de hierro.5

Thaddeus Hyatt, un estadounidense, fue probablemente la primera persona en analizar correcta-
mente los esfuerzos en una viga de concreto reforzado y en 1877 publicó un libro de 28 pÆginas titulado 
An Account of Some Experiments with Portland Cement Concrete, Combined with Iron as a Building 
Material [Relato de algunos experimentos con concreto de cemento de portland, combinado con hierro 
como material de construcción]. En este libro elogió el uso del concreto reforzado y dijo que �las vigas 
laminadas (acero) tienen que aceptarse con base en un acto de fe�. Hyatt puso mucho Ønfasis en la alta 
resistencia del concreto al fuego.6

1 Kirby, R.S. y Laurson, P.G., 1932, The Early Years of Modern Civil Engineering (New Haven: Yale University Press), p§g. 266.
2 Ibid. pÆgs. 273-275.
3 Straub, H., 1964, A History of Civil Engineering (Cambridge: MIT Press), pÆginas 205-215. Traducido del alemÆn Die Geschi-
chte der Bauingenieurkunst (Basel: Verlag Birkhauser), 1949.
4 Kirby, R.S. y Laurson, P.G., 1932, The Early Years of Modern Civil Engineering (New Haven: Yale University Press), pÆginas 
273-275.
5 Ward, W. E., 1883, �BØton in Combination with Iron as a Building Material�, Transactions ASME , 4, pÆginas 388-403.
6 Kirby, R.S. y Laurson, P.G., 1932, The Early Years of Modern Civil Engineering (New Haven: Yale University Press), pÆg. 275.
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E.L. Ransome, de San Francisco, supuestamente usó concreto reforzado en los primeros aæos de 
la dØcada de 1870 y fue el inventor de las varillas corrugadas (o retorcidas), para las que obtuvo una 
patente en 1884. Estas varillas, que eran de sección transversal cuadrada, se torcían en frío con una vuel -
ta completa en una longitud de no mÆs de 12 veces el diÆmetro de la varilla.7 (El propósito de torcerlas 
era proporcionar mejor adherencia entre el concreto y el acero.) En 1890, en San Francisco, Ransome 
construy· el museo Leland Stanford Jr. Se trata de un ediýcio de concreto reforzado de 312 pies de largo 
y 2 niveles de altura en el que se usó como refuerzo de tensión el alambre de los cables de desecho de 
un sistema de transporte funicular. Este ediýcio sufri· pocos da¶os en el sismo de 1906 y el incendio 
que result· de ®ste. El limitado da¶o a este ediýcio y otras estructuras de concreto que resistieron el gran 
incendio de 1906 condujo a una amplia aceptaci·n de esta forma de construcci·n en la costa occidental 
de Estados Unidos. Desde los inicios de la dØcada de 1900, el desarrollo y uso del concreto reforzado en 
Estados Unidos ha sido muy rÆpido.8, 9

1.5  COMPARACIÓN DEL CONCRETO REFORZADO CON EL ACERO 
ESTRUCTURAL PARA EDIFICIOS Y PUENTES

Cuando estÆ bajo consideración un tipo particular de estructura, puede ser que el estudiante, perplejo, 
se pregunte: ¿debe usarse concreto reforzado o acero estructural? Hay mucha discusión sobre esta cues -
tión, pues mientras los partidarios del concreto reforzado muestran al acero como un material que se 
corroe, los que favorecen dicho metal seæalan que el concreto es un material que tiende a retornar a su 
estado natural (es decir, arena y grava) bajo esfuerzos de tensión demasiado grandes.

7 American Society for Testing Materials, 1911, Proceedings, 11, p§ginas 66-68.
8 Wang, C.K. y Salmon, C.G., 1998, Reinforced Concrete Design, 6a. ed. (Nueva York: Harper Collins), pÆginas 3-5.
9�The Story of Cement, Concrete and Reinforced Concrete� , Civil Engineering, noviembre de 1977, p§ginas 63-65.

Instalación de la subestructura base por gravedad de concreto (CGBS, Concrete Gravity 
Base Substructure) para la plataforma de petróleo y gas LUNA en el mar de Okhotsk, en la 
región de Sakhalin, Rusia. (Itar-Tass Photos/News Com.)

ALFAOMEGA
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No hay una respuesta simple a esta pregunta, sobre todo porque ambos materiales tienen muchas 
características excelentes que pueden utilizarse con tan buenos resultados en muchos tipos de estructu-
ras. De hecho, con frecuencia ambos se utilizan en las mismas estructuras con estupendos resultados.

La selecci·n del material estructural que se ha de usar en un ediýcio determinado depende de la altura 
y claro de la estructura, del mercado de materiales, de las condiciones de la cimentación, de los códigos 
locales de construcci·n y de consideraciones arquitect·nicas. Para ediýcios de menos de 4 niveles, el 
concreto reforzado, el acero estructural y la construcción con muros de carga pueden competir entre sí. 
En ediýcios de 4 a 20 niveles, el concreto reforzado y el acero estructural son econ·micamente competiti-
vos, pero para ediýcios de m§s de 20 niveles se preýere el acero estructural. Sin embargo, actualmente el 
concreto reforzado se ha vuelto cada vez m§s competitivo para ediýcios de m§s de 20 niveles y hay ya un 
n¼mero de ediýcios de concreto reforzado de mayor altura alrededor del mundo. El ediýcio Water Tower 
Place en Chicago de 74 niveles, y 859 pies de altura es el ediýcio de concreto reforzado m§s alto en el 
mundo. La torre CN de 1 465 pies (que no es un ediýcio), en Toronto, Canad§, es la estructura m§s alta de 
concreto reforzado en el mundo.

Aunque a todos nos gustar²a participar en el dise¶o de grandes y prestigiosos ediýcios de concreto 
reforzado, simplemente no se construyen los suýcientes. Como resultado, casi toda nuestra labor se 
invierte en el dise¶o de estructuras mucho m§s peque¶as. Acaso 9 de cada 10 ediýcios en Estados Uni-
dos tienen una altura de 3 niveles o menos y mÆs de dos tercios de ellos contienen un Ærea de piso de 
15 000 pies o menos.

Las condiciones de la cimentación con frecuencia suelen afectar la selección del material por usarse 
en la estructura de un ediýcio. Si las condiciones de la cimentaci·n son pobres, puede ser m§s convenien-
te usar una estructura de acero debido al menor peso de Østa. El código de construcciones en una ciudad 
espec²ýca puede favorecer m§s a uno de los materiales que a los otros. Por ejemplo, muchas ciudades 
tienen zonas de incendio en las que sólo pueden erigirse estructuras a prueba de fuego, lo cual favorece al 
concreto reforzado. Finalmente, el factor tiempo favorece a las estructuras de acero, ya que Østas pueden 
erigirse mucho mÆs rÆpidamente que las estructuras de concreto reforzado. Sin embargo, la ventaja del 
tiempo no es tan grande como podría parecer a primera vista, porque en caso de que la estructura deba 
estar caliýcada a prueba de fuego, el constructor tendr§ que recubrir el acero con alg¼n tipo de material 
incombustible despu®s de haber montado el ediýcio.

En la decisión de si se debe usar concreto o acero para un puente, se deberÆn tomar en cuenta 
diversos factores, tales como el claro, las condiciones de la cimentación, las cargas, consideraciones 
arquitectónicas, etc. En general, el concreto es un material de excelente compresión y normalmente serÆ 
preferido en puentes de claros cortos y en los casos en que se requiera una estructura rígida (como, tal 
vez, en puentes ferroviarios).

1.6 COMPATIBILIDAD DEL CONCRETO Y EL ACERO

El concreto y el acero de refuerzo funcionan en conjunto de forma excelente en las estructuras de con-
creto reforzado. Las ventajas de cada material compensan las desventajas del otro. Por ejemplo, la gran 
desventaja del concreto es su falta de resistencia a la tensión; pero la resistencia a la tensión es una de las 
grandes ventajas del acero. Las varillas de refuerzo tienen una resistencia a la tensión aproximadamente 
100 veces mayor a la del concreto que se usa regularmente.

Los dos materiales se adhieren muy bien entre sí, de modo que no hay deslizamiento entre los dos 
y, por tanto, funcionan conjuntamente como una unidad para resistir las fuerzas. La excelente liga obte-
nida se debe a la adherencia química entre los dos materiales, a la rugosidad natural de las varillas y a la 
estrecha separaci·n de las corrugaciones en las superýcies de las varillas.

Las varillas de refuerzo estÆn expuestas a la corrosión, pero el concreto que las rodea les proporcio-
na excelente protección. La fuerza del acero expuesto a las temperaturas que se alcanzan en los incendios 
de intensidad normal es nula, pero su recubrimiento con concreto da como resultado caliýcaciones de 
prueba de fuego muy satisfactorias. Finalmente, el concreto y el acero trabajan muy bien juntos respecto 
a los cambios de temperatura, porque sus coeýcientes de dilataci·n t®rmica son muy parecidos. Para el 
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acero, el coeýciente es 0.0000065 por unidad de longitud por grado Fahrenheit y para el concreto var²a 
entre 0.000004 y 0.000007 (valor promedio, 0.0000055).

1.7 CÓDIGOS DE DISEÑO

El código mÆs importante en Estados Unidos para el diseæo de concreto reforzado es el Building Code 
Requirements for Structural Concrete [Código de construcción de los requerimientos para el concreto 
estructural] del Instituto Americano del Concreto (ACI 318-14)10. Este código, que se usa principalmen -
te para el dise¶o de ediýcios, es observado en la mayor²a de los ejemplos num®ricos dados en este texto. 
Con frecuencia se hacen referencias a este documento y se indica siempre el nœmero de la sección consi-
derada. Los requisitos de diseæo para varios tipos de miembros de concreto reforzado se presentan en el 
código junto con un comentario a esos requisitos. El comentario proporciona explicaciones, sugerencias 
e información adicional relativa a los requisitos del diseæo. De esa manera, los usuarios obtienen mÆs 
antecedentes y un mejor entendimiento del código.

El Código ACI no es en sí mismo un documento legalmente aplicable. Es meramente una serie de 
principios para la buena prÆctica del diseæo de concreto reforzado. Sin embargo, estÆ escrito en forma 
de código o ley para que diversos organismos de la administración pœblica puedan decidir fÆcilmente 
si lo incluyen en sus códigos locales de construcción y entonces pueda ser legalmente aplicable en esa 
comunidad. De esta manera, el Código ACI ha sido votado como ley por innumerables organismos 
gubernamentales en Estados Unidos. El International Building Code (IBC), que se publicó por primera 
vez en el aæo 2000, gracias al International Code Council, ha consolidado los tres códigos regionales de 
construcciones (Building Ofýcials and Code Administrators, International Conference of Building Ofý-
cials, y el Southern Building Code Congress International) en un documento nacional. El Código IBC 
se actualiza cada 3 a¶os y se reýere a la edici·n m§s reciente del ACI 318 para la mayor²a de sus disposi-
ciones relacionadas con el dise¶o de concreto reforzado, con s·lo algunas modiýcaciones. Se espera que 
el IBC 2015 se reýera al ACI 318-14 para la mayor²a de sus disposiciones sobre concreto reforzado. El 
Código ACI 318 tambiØn ha sido ampliamente aceptado en CanadÆ y en MØxico, y ha tenido una enorme 
inþuencia en los c·digos de concreto de todos los pa²ses alrededor del mundo.

Conforme se adquieren nuevos conocimientos sobre el comportamiento del concreto reforzado, el 
ACI revisa su código. El objetivo actual es efectuar cambios anuales en el código en forma de suplemen -
tos y efectuar revisiones mayores de todo el código cada 3 aæos.

Otras especiýcaciones bien conocidas sobre concreto reforzado son las de la American Association 
of State Highway and Transportation Ofýcials (AASHTO) y la American Railway Engineering Asso-
ciation (AREA).

1.8 RESUMEN DE CAMBIOS DEL CÓDIGO ACI 2014

Como Øste es un libro de texto introductorio de la materia de concreto reforzado, la mayoría de los lecto-
res estÆn viendo el material por primera vez. Para estos lectores, esta sección no sería de mucho  interØs. 
Sin embargo, para quienes estØn familiarizados con las versiones anteriores del Código ACI 318, esta 
sección puede ser œtil para entender los cambios que se han introducido en la versión 2014.

Reorganización

El ACI 318-14 se reorganizó en su totalidad en seis categorías: Generalidades, Sistemas, Miembros, 
Uniones y Conectores, Caja de herramientas y Construcción. Cada categoría contiene varios capítulos. 
Por ejemplo, los capítulos de Miembros incluyen capítulos separados sobre Losas en una dirección, 

10American Concrete Institute, 2014, Building Code Requirements for Structural Concrete (ACI 318-14), Farmington Hills, 
Michigan.
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Losas en dos direcciones, Vigas, Columnas y Muros. Los capítulos de Caja de herramientas tienen 
disposiciones que son comunes para muchos tipos de elementos, incluyendo Factores de reducción de 
Resistencia, Resistencia de la sección, Puntal y tirante, Condiciones de servicio y Detalles de refuer -
zo. Un ejemplo de resistencia de la sección es la capacidad de momento nominal de la viga, que se 
determina bÆsicamente de la misma manera que aquella de una losa en una dirección, una losa en dos 
direcciones, una zapata, o un muro.

Capítulos nuevos

El ACI 318-14 tiene capítulos nuevos: Sistemas estructurales (Capítulo 4), Uniones y conectores 
(Cap²tulo 16), incluyendo descripciones sobre uniones viga/columna y losa/columna, conectores entre 
miembros y anclaje en el concreto (anteriormente un apØndice del código). El capítulo nuevo sobre 
construcci·n (Cap²tulo 26) est§ escrito para el dise¶ador, no para el contratista, e incluye lo que debe 
comunicarse mediante documentos de construcción al contratista. TambiØn se incluye un capítulo nuevo 
sobre diafragmas (Capítulo 12).

Tablas

Se han aæadido muchas tablas nuevas al ACI 318-14. Éstas son mucho mÆs claras que en los códigos 
anteriores.

Otros cambios

El diseæo de mezclas de concreto del ACI 318-14, y solamente se hace referencia al ACI 301. A menudo, 
el diseæador de una estructura de concreto reforzado no es la misma persona que hace la proporción de 
la mezcla de concreto. Los requisitos esenciales del concreto, tal como la resistencia especiýcada a la 
compresi·n y los tipos de exposici·n, que el dise¶ador debe especiýcar, permanecen en el c·digo.

Ahora se reconoce y se estudia con alg¼n detalle el an§lisis del elemento ýnito. Asimismo, se inclu-
yen en el c·digo gu²as y limitaciones del uso de la modelaci·n de los elementos ýnitos.

1.9 UNIDADES SI Y RECUADROS SOMBREADOS

La mayor parte de este libro estÆ dedicada al diseæo de estructuras de concreto reforzado usando las 
unidades comunes en Estados Unidos. Sin embargo, los autores opinan que es absolutamente necesa-
rio para los ingenieros actuales poder diseæar usando tambiØn el sistema SI. Por ello, se presentan aquí 
las ecuaciones SI cuando ®stas diýeren de las expresadas en unidades comunes, junto con una buena 
cantidad de ejemplos numØricos resueltos usando unidades SI. Las ecuaciones estÆn tomadas de la 
versión mØtrica del Building Code Requirements for Structural Concrete del Instituto Americano del 
Concreto (ACI 318M-14).11

Para mucha gente es algo incómodo leer un libro en el que nœmeros y ecuaciones son presentados 
en dos grupos de unidades. Para tratar de reducir esta molestia, los autores han colocado, a lo largo de 
todo el libro, un recuadro sombreado alrededor de cualquier entrada pertinente a unidades SI.

Si los lectores estÆn trabajando en un momento dado con unidades de Estados Unidos, pueden 
ignorar por completo las Æreas sombreadas. Por otra parte, esperamos que tales ayudas permitan 
a una persona que trabaje con unidades SI, a encontrar fÆcilmente las ecuaciones y los ejemplos 
correspondientes.

11Ibid.
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1.10 TIPOS DE CEMENTO PORTLAND

Los concretos hechos con cemento portland normal requieren aproximadamente dos semanas para adqui-
rir una resistencia suýciente que permita retirar la cimbra y aplicar cargas moderadas. Tales concretos 
alcanzan sus resistencias de diseæo despuØs de aproximadamente 28 días y despuØs continœan ganando 
resistencia a un menor ritmo.

En muchas ocasiones es deseable acelerar la construcción por medio del uso de cementos de fra-
guado rÆpido, los cuales, si bien mÆs caros, permiten obtener las resistencias deseadas en un periodo de 
3 a 7 días en vez de los 28 días normales. Esos cementos son particularmente œtiles para la fabricación 
de miembros prefabricados; en Østos, el concreto se cuela en cimbras, donde rÆpidamente adquiere las 
resistencias deseadas; luego se retiran las cimbras con objeto de usarlas nuevamente en otros colados. 
Est§ claro que cuanto m§s r§pido se obtenga la resistencia deseada, m§s eýciente resultar§ la operaci·n. 
Se pueden hacer consideraciones similares sobre el colado de ediýcios de concreto, piso por piso. Los 
cementos de fraguado rÆpido tambiØn se pueden usar con Øxito en reparaciones de emergencia y para el 
concreto lanzado (en Øste, un mortero o concreto se dispara a gran velocidad a travØs de una manguera 
hacia una superýcie preparada de antemano).

Existen otros tipos especiales de cementos portland disponibles. El proceso químico que ocurre 
durante el fraguado o endurecimiento del concreto produce calor. En estructuras de concreto colosales, 
como presas, losas de cimentación y pilares, este calor se disipa muy lentamente y puede generar serios 
problemas, como ocasionar que el concreto se expanda durante su hidratación. Al enfriarse, el concreto 
se contrae, por lo que con frecuencia se desarrolla un severo agrietamiento.

El One Peachtree Center en Atlanta, Georgia, 
tiene 854 pies de alto y se construyó para los 
Juegos Ol²mpicos de 1996. (Cortes²a de  
Portland Cement Association.)

ALFAOMEGA
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El concreto puede usarse en lugares en que queda expuesto a diversos cloruros y/o sulfatos. Tales 
situaciones se presentan en las construcciones marinas y en estructuras expuestas a diversos tipos de 
suelos. Se fabrican algunos cementos portland con bajo calor de hidratación y otros con mayores resis -
tencias al ataque de los cloruros y sulfatos.

En Estados Unidos, la American Society for Testing and Materials (ASTM) clasiýca los cementos 
portland en cinco tipos. Estos diferentes cementos se fabrican casi con los mismos materiales bÆsicos, 
pero sus propiedades se modiýcan variando la dosiýcaci·n. El cemento tipo I es el cemento normal 
usado en la mayoría de las construcciones, pero hay otros cuatro tipos œtiles en situaciones especiales, 
en las que se requiere un fraguado rÆpido o una generación baja de calor, o bien una resistencia mayor 
a los sulfatos:

Tipo I: el cemento comœn de usos mœltiples empleado en trabajos de construcción en general.

Tipo II: un cemento modiýcado que tiene menor calor de hidrataci·n que el Tipo I y puede resistir 
alguna exposición al ataque de los sulfatos.

Tipo III: un cemento de fraguado rÆpido que produce, en las primeras 24 horas, un concreto con una 
resistencia aproximadamente del doble que la del cemento tipo I. Este cemento produce calor de 
hidratación muy alto.

Tipo IV: un cemento de bajo calor que produce un concreto que disipa muy lentamente el calor. Se 
usa en estructuras de concreto de gran tamaæo.

Tipo V: un cemento usado para concretos que van a estar expuestos a altas concentraciones de 
sulfatos.

Si el tipo requerido de cemento no estÆ disponible en el mercado, pueden adquirirse varios adi-
tivos con los que las propiedades del cemento Tipo I se modiýcan para producir las caracter²sticas 
deseadas.

1.11 ADITIVOS

Los materiales que se agregan al concreto durante o antes del mezclado se denominan "aditivos". Se usan 
para mejorar el desempeæo del concreto en ciertas situaciones, así como para disminuir su costo. Hay un 
dicho bastante conocido relacionado con los aditivos, que dice que �son para el concreto lo que los ar-
tículos de belleza son para el pueblo�. Varios de los tipos mÆs comunes de aditivos se dan en la siguiente 
lista y se describen brevemente.

Å Los aditivos inclusivos de aire, que cumplen con los requisitos C260 y C618 de la ASTM, se 
usan principalmente para incrementar la resistencia del concreto al congelamiento y derreti-
miento; proporcionan mejor resistencia a la acción de deterioro de las sales descongelantes. Los 
agentes inclusivos de aire ocasionan la formación de espuma en el agua de mezclado, y como 
resultado se obtienen billones de burbujas de aire estrechamente espaciadas que se incorporan 
en el concreto. Cuando el concreto se congela, el agua penetra en las burbujas de aire, con lo 
cual se alivia la presión sobre el concreto. Cuando el concreto se descongela, el agua puede 
salir de las burbujas, gracias a lo cual hay un menor agrietamiento al que habría si no se hubiera 
usado el aire atrapado.

Å La adición de aditivos acelerantes, como el cloruro de calcio, acelera en el concreto el desa-
rrollo de su temprana resistencia. Los resultados de tales adiciones (particularmente œtiles en 
climas fríos) son la reducción del tiempo requerido para el curado y la protección del concreto, 
as² como el pronto retiro de la cimbra. (La Secci·n 26.4.1.4.1(c) del C·digo ACI establece que, 
debido a problemas de corrosión, el cloruro de calcio no debe agregarse a concretos con alumi -
nio ahogado, ni a concretos colados en cimbras de acero galvanizado permanente, ni a concre-
tos presforzados.) Hay otros aditivos aceleradores que pueden usarse, entre Østos se incluyen 
varias sales solubles y otros compuestos orgÆnicos.

Å Los aditivos retardadores se usan para retardar tanto el fraguado del concreto como los aumen-
tos de temperatura. Consisten en varios Æcidos o azœcares, o derivados del azœcar. Algunos 
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conductores de camiones de concreto llevan consigo sacos de azœcar para aæadirla al concreto 
en caso de ser demorados por el trÆnsito u otra circunstancia. Los aditivos retardadores son 
particularmente œtiles para grandes colados donde pueden presentarse notables incrementos de 
temperatura. TambiØn prolongan la plasticidad del concreto, lo cual permite mejorar el mezcla-
do o adherencia entre colados sucesivos. Los retardadores tambiØn pueden desacelerar la hidra-
taci·n del cemento en superýcies de concreto expuestas o superýcies cimbradas para producir 
acabados atractivos con agregado aparente.

Å Los superplastiýcantes son aditivos hechos a partir de sulfonatos orgÆnicos. Su uso permite 
a los ingenieros reducir considerablemente el contenido de agua en los concretos y al mismo 
tiempo incrementar sus revenimientos. Aunque los superplastiýcantes tambi®n pueden usar-
se para mantener proporciones de agua-cemento constantes usando menos cemento, son mÆs 
comœnmente usados para producir concretos manejables con resistencias considerablemente 
superiores, aunque se use la misma cantidad de cemento. (VØase la Sección 1.14.) Un producto 
relativamente nuevo, el concreto autoconsolidante, utiliza superplastiýcantes y modiýcaciones 
en las proporciones de las mezclas para producir una mezcla muy manejable que no requiere 
vibración, aun para las situaciones de colocación mÆs congestionadas.

Å  Usualmente, los materiales impermeables al agua se aplican a las superýcies endurecidas de 
concreto, pero pueden agregarse tambiØn a las mezclas de concreto. Estos aditivos consisten 
generalmente en algœn tipo de jabón o de algunos productos derivados del petróleo, por ejem -
plo las emulsiones asfÆlticas. Pueden ayudar a retardar la penetración del agua en los concretos 
porosos, pero probablemente no ayudan mucho a los concretos densos bien curados.

1.12 PROPIEDADES DEL CONCRETO REFORZADO

Es necesario que el estudiante posea un amplio conocimiento de las propiedades del concreto antes de 
que empiece a diseæar estructuras de concreto reforzado. En esta sección se presenta una introducción 
a varias de esas propiedades. Sin embargo, el diseæador de una estructura de concreto generalmente no 
es la misma persona que diseæa la mezcla de concreto. Por esta razón, una gran cantidad de información 
en el ACI 318-11 relacionada con el diseæo de las mezclas de concreto no se incluye en el ACI 318-14, 
y en su lugar se cita el ACI 30112.

Resistencia a la compresión

La resistencia a la compresión del concreto se determina por medio de pruebas a la falla de cilindros de 
concreto de 6 plg Ĭ 12 plg de di§metro de 28 d²as a una velocidad especiýcada de carga (primero se per-
mitieron cilindros de 4 plg � 8 plg de diÆmetro en el código 2008 en lugar de los cilindros mÆs grandes). 
Durante el periodo de 28 días, los cilindros suelen mantenerse sumergidos en agua o en un local con 
temperatura constante y humedad de 100%. Aunque existen concretos con resistencias œltimas a los 28 
días, que van de 2 500 lb/plg2 hasta 10 000 a 20 000 lb/plg2, la mayoría de los concretos usados en la prÆc-
tica tienen una resistencia de entre 3 000 y 7 000 lb/plg2. Para aplicaciones comunes se usan concretos 
de 3 000 y 4 000 lb/plg2, mientras que en la construcci·n presforzada se emplean los de 5 000 y 6 000 lb/
plg2. Para ciertas aplicaciones, como en columnas de pisos inferiores de ediýcios altos, se han utilizado 
concretos con resistencia de hasta 9 000 o 10 000 lb/plg2 que son suministrados por empresas de concreto 
premezclado. Como consecuencia, el uso de estos concretos de alta resistencia se hace cada vez mÆs 
comœn. En la Two Union Square en Seattle, se usaron concretos con resistencias de hasta 19 000 lb/plg2.

Los valores obtenidos para la resistencia a compresión de concretos, tal como se determinaron en 
pruebas, dependen en gran medida de los tamaæos y formas de los especímenes de prueba y de la manera 
en que Østos son cargados. En muchos países, los especímenes de prueba son cubos de 200 mm (7.87 plg) 
por lado. Para los mismos lotes de concreto, la prueba de cilindros de 6 plg por 12 plg proporciona resis-

12 2010, Speciýcations for Structural Concrete, Farmington Hills, Michigan, 48331, USA, ISBN 978-0-87031-403-2.
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tencias a compresión de sólo aproximadamente 80% de los valores en lb/plg 2 obtenidos con los cubos.
Es posible pasar de un concreto de 3 000 lb/plg2 a otro de 5 000 lb/plg2 sin que se requiera una cantidad 

excesiva de trabajo o de cemento adicional. El aumento en el costo aproximado para tal incremento de 
resistencia es 15 a 20%. Sin embargo, para fabricar un concreto con resistencia superior a 5 000 lb/plg2 o 
6 000 lb/plg2 se requiere un diseæo muy cuidadoso de la mezcla y prestar considerable atención al mezcla-
do, colado y curado. Estos requisitos ocasionan un incremento relativamente mayor en el costo.

En este texto se hacen diversos comentarios respecto a los costos relativos que se obtienen al usar 
diferentes resistencias del concreto en distintas aplicaciones, tales como vigas, columnas, zapatas y 
miembros presforzados.

Para asegurar que la resistencia a la compresión del concreto en la estructura es al menos tan fuerte 
como el valor especiýcado, f �

c , el diseæo de la mezcla de concreto debe apuntar a un valor superior, f �

cr. 
La Sección 4.2.3.3 del Código ACI 301 requiere que las resistencias de compresión del concreto usadas 
como base para seleccionar las proporciones de Øste deben exceder las resistencias de 28 días especi-
ýcadas por valores bastante m§s grandes. Para las instalaciones de producci·n de concreto que tengan 
suýcientes registros de pruebas de resistencia de campo que cumplan con la Secci·n 4.2.3.4a del ACI 
301-10, estas proporciones de mezcla pueden someterse para su aceptación. Para las instalaciones que 
no tengan suýcientes registros como para calcular desviaciones est§ndar satisfactorias, la Tabla 4.2.3.3b 
del ACI 301 provee incrementos en la resistencia a la compresión de diseæo promedio requerida ( f �

cr) de 
1 000 lb/plg2, menores a 3 000 lb/plg2 e incrementos muy superiores para concretos con f �

c  superiores.

Con objeto de satisfacer la resistencia a la compresi·n especiýcada, la Secci·n 26.12.3 del ACI 
318-14 requiere que (1) la resistencia a la compresión promedio de tres pruebas consecutivas sea igual 
o sobrepase a f �

c  y que (2) ninguna prueba de resistencia estØ situada por debajo de f �

c  por mÆs de 500 
lb/pulg2. Para valores de f �

c  que sobrepasen a 5 000 lb/pulg2, ninguna prueba de resistencia deberÆ estar 
situada por debajo de 0.10 f �

c .
Las curvas de esfuerzo-deformación unitaria de la Figura 1.1 representan los resultados obtenidos 

en pruebas de compresión en cilindros estÆndares de resistencias variables a los 28 días. Deben estudiar-
se cuidadosamente estas curvas, ya que muestran varios puntos importantes:

 a)  Las curvas son aproximadamente rectas, mientras la carga crece de cero a mÆs o menos entre un 
tercio y un medio de la resistencia œltima del concreto.

 b)  MÆs allÆ de este intervalo, el comportamiento del concreto es no lineal. La falta de linealidad 
de las curvas esfuerzo-deformación unitaria del concreto a esfuerzos mayores ocasiona algunos 
problemas en el anÆlisis de las estructuras de concreto porque el comportamiento de Østas tam-

Figura 1.1 Curva esfuerzo-deformación unitaria típica del concreto, con carga de corto plazo.
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poco es lineal bajo esfuerzos mayores.

 c)  Es de particular importancia el hecho de que todos los concretos, independientemente de sus 
resistencias, alcanzan sus resistencias œltimas bajo deformaciones unitarias de aproximadamente 
0.002.

 d)  El concreto no tiene una resistencia a la þuencia pl§stica deýnida; mÆs bien, las curvas se com-
portan suavemente hasta sus puntos de ruptura bajo deformaciones unitarias de entre 0.003 y 
0.004. Para ýnes de c§lculos futuros en este texto, se supondr§ que el concreto falla a 0.003 
(ACI 318-14, Sección 22.2.2.1). El lector debe observar que este valor, el cual es conservador 
para concretos de resistencia normal, puede no ser conservador para concretos de resistencia 
superior, es decir, en el intervalo de 8 000 lb/plg2 y mayores. El código europeo usa un valor 
diferente para la deformación unitaria a compresión œltima para columnas (0.002) que para vigas 
y columnas con carga excØntrica (0.0035).13

 e)  Muchas pruebas han mostrado claramente que las curvas esfuerzo-deformación unitaria de los 
cilindros de concreto son casi idØnticas con las obtenidas en los lados de compresión de vigas.

 f)  Debe observarse, ademÆs, que los concretos de bajo grado son menos frÆgiles que los de grado 
alto, o sea, que mostrarÆn deformaciones unitarias mayores antes de romperse.

Módulo estÆtico de elasticidad

El concreto no tiene un m·dulo de elasticidad bien deýnido. Su valor var²a con las diferentes resistencias 
del concreto, con la edad de Øste, con el tipo de carga, las características y proporciones del cemento y 
los agregados. Adem§s, hay varias deýniciones diferentes del m·dulo:

 a) El módulo inicial  es la pendiente del diagrama de esfuerzo-deformación en el origen de la  
curva.

 b) El módulo por tangente  es la pendiente de una tangente a la curva en algœn punto de Østa, por 
ejemplo, en 50% de la resistencia œltima del concreto.

 c) A la pendiente de una línea trazada del origen a un punto en la curva entre 25 y 50% de su resis-
tencia œltima a compresión, se le llama módulo por secante .

 d) Otro módulo, llamado módulo aparente  o módulo a largo plazo , se determina usando los esfuer-
zos y deformaciones unitarias obtenidas despuØs de que la carga se ha aplicado durante cierto 
periodo.

La Sección 19.2.2.1 del Código ACI 318-14 establece que la siguiente expresión puede usarse para 
calcular el m·dulo de elasticidad de concretos que pesen entre 90 y 160 lb/pie3:

Ec = w1.5
c 33 ��f �

c

�

En esta expresión, Ec es el módulo de elasticidad en lb/plg 2, wc es el peso del concreto en libras por pie 
cœbico y f �

c  es su resistencia a la compresi·n especiýcada a los 28 d²as en lb/plg2. Éste es en realidad un 
módulo por secante con la línea (cuya pendiente es igual al módulo) trazada del origen a un punto sobre 
la curva esfuerzo-deformación que corresponde aproximadamente al esfuerzo (0.45 f �

c ) que se tendría 
bajo las cargas muertas y vivas estimadas que la estructura debe soportar.

Para concreto de peso normal, que pesa aproximadamente 145 lb/pie3, el Código ACI establece que 
la siguiente versi·n simpliýcada de la expresi·n anterior se puede usar para determinar el m·dulo:

Ec = 57 000 ��f �

c

�

La Tabla A.1 (v®ase el Ap®ndice A al ýnal del libro) muestra valores de Ec para concretos de diferen-
tes resistencias. Estos valores se calcularon con la primera de las fórmulas precedentes, suponiendo un 
concreto de 145 lb/pie3.

13 MacGregor, J.G. y Wight, J.K., 2005, Reinforced Concrete Mechanics and Design, 4a. ed. (Upper Saddle River, NJ: Pearson  
Prentice-Hall) pÆgina 111.
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En unidades SI, Ec � wc
1.5(0.043) ��f �

c

�

 con wc variando entre 1 500 y 2 600 kg/m3 y con f �

c  en 

N/mm2 o MPa (megapascales). Si se usa piedra triturada normal o grava para el concreto (con una 
masa aproximadamente de 2 320 kg/m3), Ec � 4 700 ��f �

c

�

. La Tabla B.1 del apØndice B de este texto 
proporciona valores de módulos para varios concretos de diferentes resistencias.

El tØrmino peso unitario es constantemente usado por los ingenieros estructurales que trabajan 
con las unidades que se usan en Estados Unidos. Sin embargo, al usar el sistema SI, este tØrmino debe 
remplazarse por el tØrmino densidad de masa. Un kilogramo no es una unidad de fuerza y sólo indica 
la cantidad de materia en un objeto. La masa de un objeto particular es la misma en cualquier parte 
de la Tierra, mientras que el peso de un objeto en nuestras unidades usuales varía dependiendo de la 
altitud, debido al cambio en el valor de la aceleración gravitacional.

Los concretos con resistencias superiores a 6 000 lb/plg2 son designados concretos de alta resisten-
cia. Las pruebas han indicado que las ecuaciones usuales del ACI para Ec 

al aplicarse a concretos de alta 
resistencia, dan valores muy grandes. Con base en estudios en la Universidad de Cornell, la siguiente 
expresión se ha recomendado para concretos de peso normal con valores f �

c  mayores que 6 000 lb/plg2 y 
de hasta 12 000 lb/plg2 y para concretos de peso ligero con  f �

c  mayores que 6 000 lb/plg2 y de hasta 9 000 
lb/plg2.14, 15

fEc(lb/plg2 ) = [40 000 + 106 wc

145

1.5
�

c

En unidades SI con  f �

c  en MPa y wc en kg/m3, esta expresión toma la forma:

Ec(MPa) = [3.32 + 6 895
wc

2 320

1.5

��f �

c

�

Módulo de elasticidad dinÆmico

El módulo de elasticidad dinÆmico, que corresponde a deformaciones unitarias instantÆneas muy peque-
æas, se obtiene usualmente por medio de pruebas sónicas. Es entre 20% y 40% mayor que el módulo 
estÆtico y es aproximadamente igual al módulo inicial. Cuando las estructuras se analizan por cargas 
sísmicas o de impacto, el uso del módulo dinÆmico parece ser apropiado.

Módulo de Poisson

Al someter un cilindro de concreto a cargas de compresión, Øste no sólo se acorta a lo largo, sino que 
tambiØn se expande lateralmente. La proporción de esta expansión lateral respecto al acortamiento longi -
tudinal se denomina módulo de Poisson . Su valor varía de aproximadamente 0.11 para concretos de alta 
resistencia hasta 0.21 para concretos de bajo grado, con un valor promedio de aproximadamente 0.16. 
No parece haber ninguna relación directa entre el valor de esta proporción y la relación agua-cemento, 
cantidad de curado, tamaæo del agregado, etcØtera.

En la mayoría de los diseæos de concreto reforzado, no se le da ninguna consideración al llamado 
efecto Poisson. Sin embargo, tal vez tenga que ser considerado en el anÆlisis y diseæo de presas de arco, 
de tœneles y de algunas otras estructuras estÆticamente indeterminadas. La espiral de refuerzo en las 
columnas aprovecha el módulo de Poisson y esto se estudiarÆ en el Capítulo 9.

14 Nawy, E.G., 2006, Prestressed Concrete: A Fundamental Approach, 5a. ed. (Upper Saddle River, Nueva Jersey: Prentice-Hall), 
pÆgina 38.
15 Carrasquillol, R., Nilson, A. y Slate, F., 1981, �Properties of High-strength Concrete Subject to Short-term Loads� . J. ACI 
Proceedings, 78(3), mayo-junio.
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Contracción

Cuando los materiales del concreto se mezclan, la pasta consistente en cemento y agua llena los vacíos 
entre los agregados y los amalgama. Esta mezcla necesita ser suýcientemente manejable o þuida, de 
modo que pueda þuir entre las varillas de refuerzo y entre la cimbra. Para lograr la þuidez requerida, se 
usa considerablemente mÆs agua (quizÆs el doble) que la necesaria, para que el cemento y el agua reac-
cionen químicamente (a esto se le llama hidratación ).

DespuØs de que el concreto se ha curado y comienza a secarse, el agua adicional que se usó en 
el mezclado empieza a aþorar en la superýcie, donde se evapora. Como consecuencia, el concreto se 
contrae y se agrieta. Las grietas resultantes pueden reducir la resistencia a cortante de los miembros y 
pueden daæar el aspecto de la estructura. AdemÆs, las grietas permiten que el refuerzo quede expuesto 
a la atmósfera, o a productos químicos, tales como descongeladores, aumentando por consiguiente la 
posibilidad de corrosión. La contracción continœa durante muchos aæos, aunque, bajo condiciones comu-
nes, probablemente 90% se da durante el primer aæo. La cantidad de humedad que se pierde varía con 
la distancia a la superýcie. Adem§s, cuanto mayor es el §rea superýcial de un miembro en proporci·n 
a su volumen, mayor es la contracción; es decir, los miembros con secciones transversales pequeæas se 
contraen mÆs que aquellos con secciones transversales grandes.

La cantidad de contracción depende mucho del tipo de exposición. Por ejemplo, si el concreto se 
ve sometido a mucho viento durante el curado, su contracción serÆ mayor. Igualmente, una atmósfera 
hœmeda implica menos contracción, mientras que una seca implica mayor contracción.

TambiØn debe considerarse que es conveniente usar agregados de baja absorción, como el granito y 
muchas piedras calizas. Cuando se usan ciertas pizarras y areniscas absorbentes, el resultado puede ser 
una vez y media o incluso dos veces la contracción que resulta con otros agregados.

Para minimizar la contracción es deseable: 1) mantener en un mínimo la cantidad de agua para 
mezclado; 2) curar bien el concreto; 3) colar el concreto para muros, pisos y otros elementos construc-
tivos grandes en secciones pequeæas (lo que permite que parte de la contracción ocurra antes de colar 
la siguiente sección); 4) intercalar juntas constructivas para controlar la posición de las grietas; 5) usar 
refuerzo por contracci·n y 6) emplear agregados apropiadamente densos y no porosos.16

Concierto en la concha acœstica de Naumburg en Central Park, Nueva York.
(' Nikreates/Alamy Limited.)

16 Leet, K., 1991, Reinforced Concrete Design, 2a. ed. (Nueva York: McGraw-Hill), pÆgina 35.
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Fluencia plÆstica (o cedencia)

Bajo cargas de compresión sostenidas, el concreto continuarÆ deformÆndose durante largos periodos. 
DespuØs de que ocurre la deformación inicial, la deformación adicional se llama cedencia o þuencia 
plÆstica. Si se aplica una carga de compresión a un miembro de concreto, se presenta un acortamiento 
inmediato o instantÆneo elÆstico. Si la carga se deja en su lugar por mucho tiempo, el miembro continua-
r§ acort§ndose durante varios a¶os y la deformaci·n ýnal usualmente ser§ igual a aproximadamente dos 
o tres veces la deformaci·n inicial. Veremos en el Cap²tulo 6 que esto implica que las deþexiones a largo 
plazo tambi®n pueden ser iguales a dos o tres veces las deþexiones iniciales. Quiz§s 75% de la þuencia 
plÆstica total ocurrirÆ durante el primer aæo.

Si la carga a largo plazo se retira, el miembro recobrarÆ la mayor parte de su deformación elÆstica 
y algo de su deformación plÆstica. Si la carga vuelve a actuar, tanto la deformación elÆstica como la 
plÆstica se desarrollarÆn nuevamente.

La magnitud del þujo pl§stico depende mucho de la magnitud de los esfuerzos presentes. Es casi 
directamente proporcional al esfuerzo, mientras el esfuerzo sostenido no sea mayor que aproximada-
mente la mitad de f �

c . MÆs allÆ de este valor, la cedencia crece rÆpidamente.
Las cargas a largo plazo no s·lo generan þuencia pl§stica, sino que tambi®n inþuyen adversamente 

en la resistencia del concreto. Para cargas sostenidas en especímenes cargados concØntricamente por 
un aæo o mÆs, puede darse una reducción de la resistencia de aproximadamente 15% a 25%. Así, un 
miembro cargado con una carga sostenida de, digamos, 85% de su resistencia œltima a la compresión , 
f �

c  puede ser satisfactoria por un cierto tiempo, pero puede fallar despuØs.17

Otros factores que afectan la magnitud de la þuencia pl§stica son:

Å Cuanto mayor sea el tiempo de curado previo a la aplicaci·n de las cargas, menor ser§ la þuencia 
plÆstica. El curado a vapor, que acelera la adquisici·n de resistencia, reduce tambi®n la þuen- 
cia plÆstica.

Å Los concretos de alta resistencia maniýestan una menor þuencia pl§stica que los de baja resis-
tencia, para esfuerzos de la misma intensidad. Sin embargo, los esfuerzos aplicados en con-
cretos de alta resistencia son probablemente mayores que los aplicados en concretos de baja 
resistencia y este hecho tiende a causar un incremento de la þuencia pl§stica.

Å La þuencia pl§stica aumenta con la temperatura. Alcanza su valor m§ximo cuando el concreto 
est§ entre 150 y 160 ÁF.

Å A mayor humedad, menor ser§ el agua de poro libre que pueda escapar del concreto. La þuencia 
plÆstica, adquiere un valor casi del doble a 50% de humedad que a 100%. Obviamente es muy 
dif²cil distinguir entre la contracci·n y la þuencia pl§stica.

Å Los concretos con el mayor porcentaje de pasta cemento-agua tienen la mayor þuencia pl§stica 
porque es la pasta (y no los agregados) la que þuye pl§sticamente. Esto es particularmente cier-
to si se usa piedra caliza como agregado.

Å Obviamente, la adición de refuerzo en las zonas de compresión del concreto reduce mucho la 
þuencia pl§stica, ya que el acero maniýesta muy poca þuencia pl§stica bajo esfuerzos ordi-
narios. Conforme ocurre la þuencia pl§stica en el concreto, el refuerzo tiende a impedirlo y a 
tomar cada vez mÆs parte de la carga.

Å Los miembros grandes de concreto (es decir, aquellos con relaciones grandes de volumen a Ærea 
superýcial) þuir§n proporcionalmente menos que los miembros delgados m§s peque¶os donde 
el agua libre tiene que recorrer distancias menores para escapar.

Resistencia a la tensión

La resistencia a la tensión del concreto varía de aproximadamente 8% a 15% de su resistencia a la com -
presión. Una razón principal para esta baja resistencia es que el concreto contiene un gran nœmero de  

17 R¿sch, H., 1960, �Researches Toward a General Flexure Theory for Structural Concrete� , Journal ACI, 57(1), pÆginas 1-28.
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grietas muy ýnas. Las grietas tienen poca importancia cuando el concreto est§ sometido a cargas 
de compresión, porque Østas ocasionan que las grietas se cierren y permitan entonces la transmisión de 
la compresión. Obviamente, Øste no es el caso para cargas de tensión.

Aunque la resistencia a la tensión normalmente se desprecia en los cÆlculos de diseæo, es, sin embar-
go, una propiedad importante que afecta el tamaæo y extensión de las grietas que se presentan. AdemÆs, 
la resistencia a la tensi·n de los miembros de concreto tiene un efecto deýnitivo de reducci·n en sus 
deþexiones. (Debido a la peque¶a resistencia a la tensi·n del concreto, muy poco esfuerzo se ha hecho 
para determinar su módulo de elasticidad en tensión. Sin embargo, con base en esta información limita -
da, parece ser que su valor es igual a su módulo de compresión.)

Usted podría preguntarse por quØ no se supone que el concreto resiste una parte de la tensión en un 
miembro a þexi·n y el acero el resto. La raz·n es que el concreto se agrieta bajo deformaciones unitarias 
de tensión tan pequeæas, que los esfuerzos tan bajos en el acero hasta ese momento harían su uso antie -
conómico. Una vez que las grietas por tensión se han presentado, el concreto ya no tiene mÆs resistencia 
a la tensión.

La resistencia a la tensión del concreto no varía en proporción directa a su resistencia œltima f �

c  a 
compresión. Sin embargo, varía aproximadamente en proporción a la raíz cuadrada de f �

c . Esta resis-
tencia es muy difícil de medir bajo cargas axiales directas de tensión, debido al problema de agarre en 
los espec²menes de prueba, para evitar concentraciones de esfuerzo, y debido tambi®n a la diýcultad de 
alinear las cargas. Como resultado de estos problemas, se han desarrollado dos pruebas, mÆs bien indi-
rectas, para medir la resistencia a tensión del concreto. Éstas son la prueba del módulo de ruptura  y la 
prueba radial de cilindro.

La resistencia a la tensi·n del concreto en þexi·n es muy importante al considerar grietas y deþexio-
nes en vigas. Para estas consideraciones se han usado por mucho tiempo las resistencias a tensión obte -
nidas con el m·dulo de ruptura. El m·dulo de ruptura (que se deýne como la resistencia a la tensi·n 
por þexi·n del concreto) usualmente se mide al cargar una viga rectangular de concreto simple (o sea 
sin refuerzo) de 6 plg � 6 plg � 30 plg (con apoyos simples a 24 plg entre centros) a la falla con cargas 
concentradas iguales en los tercios del claro, de acuerdo con el mØtodo ASTM C78.18 La carga se incre-
menta hasta que ocurre la falla por agrietamiento en la cara de tensión de la viga. El módulo de ruptura 
fr se determina entonces con la f·rmula de la þexi·n. En las siguientes expresiones, b es el ancho de la 
viga, h el peralte y M es PL/6 que es el momento m§ximo calculado:

fr =
Mc
I

=

fr = módulo de ruptura =
6M
bh2

=
PL
bh2

M(h/2)
1

12 bh3

El esfuerzo determinado de esta manera no es muy exacto porque al usar la f·rmula de la þexi·n 
estamos suponiendo que los esfuerzos en el concreto varían en proporción directa a las distancias del eje 
neutro. Esta hipótesis no es muy buena, por lo que el mØtodo de prueba ha sido retirado.

Con base en cientos de pruebas, el código (Sección 19.2.3.1) proporciona un módulo de ruptura 
� r  igual a 7.5� ��f �

c

�

 en donde  fr y f �

c  estÆn en unidades de lb/plg2.19 El tØrmino � reduce el módulo de 
ruptura cuando se usan agregados ligeros (vØase la Sección 1.13).

La resistencia a la tensión del concreto tambiØn se puede medir por medio de la prueba radial.20 Se 
coloca un cilindro acostado en la mÆquina de prueba y se le aplica una carga de compresión uniforme 
a lo largo de la longitud del cilindro, que estÆ apoyado a todo lo largo de la base (vØase la Figura 1.2). El 
cilindro se fracturarÆ a la mitad de extremo a extremo cuando se alcance su resistencia a la tensión. 

18 American Society for Testing and Materials,, 2010, Standard Test Method for Flexural Strength of Concrete (Using Simple 
Beam with Third-Point Loading) (ASTM C78/C78M-10e), West Conshohocken, Pennsylvania.
19 En unidades SI, � ffr = 0.7 c MPa.�
20 American Society for Testing and Materials, Standard Test Method [MØtodo de prueba estÆndar].
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El esfuerzo de tensión en que ocurre la rotura se denomina resistencia radial del cilindro y puede calcu-
larse con la siguiente expresión, en la cual P es la fuerza mÆxima de compresión, L es la longitud y D 
es el diÆmetro del cilindro:

ft =
2P

�LD

Aun cuando se usan almohadillas bajo las cargas, ocurren algunas concentraciones locales de esfuer-
zos durante las pruebas. AdemÆs, algunos esfuerzos se desarrollan perpendicularmente a los esfuerzos de 
tensión. Como consecuencia, las resistencias a la tensión obtenidas no son muy exactas.

Resistencia al corte

Es sumamente difícil obtener en pruebas de laboratorio fallas por cortante puro que no estØn afectadas 
por otros esfuerzos. Como consecuencia, las pruebas para resistencia por cortante del concreto han dado, 
durante muchos aæos, valores que varían entre un tercio y cuatro quintos de las resistencias œltimas a la 
compresión. Usted aprenderÆ en el Capítulo 8, que no debe preocuparse por estas pruebas inconsistentes 
de resistencia al corte, porque las aproximaciones del diseæo se basan en suposiciones muy conservado-
ras de tal resistencia.

1.13 AGREGADOS

Los agregados que se usan en concreto ocupan aproximadamente tres cuartas partes del volumen del 
concreto. Como son menos caros que el cemento, es deseable usar la mayor cantidad de ellos que sea 
posible. Se emplean tanto agregados ýnos (usualmente arena) como gruesos (usualmente grava o piedra 
triturada). Cualquier agregado que pasa la malla No. 4 (malla con alambres separados … plg entre sí en 
ambas direcciones) se considera agregado ýno. El material de mayor tama¶o es agregado grueso.

Los tama¶os m§ximos de los agregados que pueden usarse en concreto reforzado est§n especiý-
cados en la secci·n 26.4.2.1(a) del ACI 318-14. Estos valores límites son los siguientes: un quinto de 
la dimensión mÆs corta entre los lados de la cimbra, un tercio del espesor de las losas, o tres cuartos de la 

Figura 1.2 Prueba radial.



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

1.14 Concretos de alta resistencia 19

separación libre mínima entre las varillas de refuerzo . Pueden usarse tamaæos mayores si, de acuerdo 
con el juicio del ingeniero certiýcado, la manejabilidad del concreto y su m®todo de consolidaci·n son 
tales que el agregado en uso no ocasionarÆ la formación de vacíos o de una estructura alveolar.

Los agregados deben ser fuertes, durables y limpios. Si en ellos hay polvo u otras partículas, Østas 
pueden interferir en la adherencia entre la pasta de cemento y los agregados. La resistencia de los agre-
gados tiene un efecto importante en la resistencia del concreto y las propiedades de los agregados afectan 
considerablemente la durabilidad del concreto.

Los concretos con resistencias a los 28 días iguales o mayores que 2 500 lb/plg2 y pesos secos al aire 
iguales o menores que 115 lb/pie3, se denominan concretos estructurales de peso ligero. Los agregados 
usados para estos concretos estÆn hechos con pizarras expandidas de origen volcÆnico, arcillas cocidas o 
escorias. Cuando se usan materiales de peso ligero, tanto para los agregados ýnos como para los agrega-
dos gruesos, el concreto resultante se denomina de peso ligero global. Si se usa arena para el agregado 
ýno y el agregado grueso se remplaza con agregado de peso ligero, el concreto resultante se denomina de 
arena y peso ligero. Los concretos hechos con agregados de peso ligero no son tan durables o robustos 
como los hechos con agregados de peso normal.

Algunas de las propiedades estructurales del concreto son afectadas por el uso de agregados ligeros. 
El Código ACI 318-14, Sección 19.2.4 requiere que el módulo de ruptura sea disminuido por la intro -
ducción del tØrmino � en la ecuación

 fr � 7.5� ��f �

c

�

 (Ecuación ACI 19.2.3.1)

o, en unidades SI con  f �

c  en N/mm2,  fr � 0.7� ��f �

c

�

El valor de � depende del agregado que se remplazó con material ligero. Si sólo se remplaza el agregado 
grueso (concreto de arena y peso ligero), � vale 0.85. Si la arena tambiØn se remplaza con material ligero 
(concreto de peso ligero global), � vale 0.75. La interpolación lineal estÆ permitida entre los valores 
de 0.85 y 1.0, así como tambiØn de 0.75 a 0.85 cuando se usa el remplazo parcial con material ligero. 
Alternativamente, si se especiýca la resistencia a la tensi·n radial promedio del concreto ligero, fct, en la 
Secci·n 19.2.4.3 del C·digo ACI 318-14 se deýne a � como

� =
fct

6.7
1.0

f �

cm

�

donde fcm es la resistencia al concreto promedio de compresión medida en lb/plg 2.

Para concreto de peso normal y para concreto que tiene agregado ýno de peso normal y una mezcla de 
agregado ligero y agregado grueso de peso normal, � � 1.0. El uso de concreto con agregado ligero pue-
de afectar las deþexiones en las vigas, la resistencia al corte, el coeýciente de fricci·n, las longitudes de 
desarrollo de las varillas de refuerzo, de los ganchos y el diseæo del concreto presforzado.

1.14 CONCRETOS DE ALTA RESISTENCIA

A los concretos cuyas resistencias a compresi·n exceden de 6 000 lb/plg2 se les llama concretos de 
alta resistencia. TambiØn se les llama concretos de alto desempeæo porque tienen otras características 
excelentes, ademÆs de su alta resistencia. Por ejemplo, la permeabilidad baja de tales concretos los hace 
muy durables con respecto a los diferentes agentes físicos y químicos que actœan sobre ellos y pueden 
ocasionar que el material se deteriore.

Hasta hace unas cuantas dØcadas, los ingenieros estructurales consideraban que las compaæías de pre-
mezclado no podían entregar concretos con resistencias a compresión mucho mayores que 4 000 lb/plg 2 o 
5 000 lb/plg2. Sin embargo, actualmente Øste no es el caso, ya que estas mismas compaæías pueden entregar 
ahora concretos con resistencias a compresión de hasta por lo menos 9 000 lb/plg 2. Se han usado aun con-
cretos mÆs resistentes. En Two Union Square en Seattle, se obtuvieron resistencias de hasta 19 000 lb/plg2 
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usando concreto premezclado entregado en el sitio de la construcción. AdemÆs, se han producido concretos 
en laboratorios con resistencias mayores a 20 000 lb/plg2. Estos concretos deberían tal vez designarse como 
concretos de superalta resistencia o concretos de superalto desempeæo.

Si vamos a usar una pasta de cemento de muy alta resistencia, no olvidemos usar un agregado grueso 
que sea igualmente de muy alta resistencia. Si la resistencia planeada para el concreto es, digamos de 
15 000 lb/plg2 a 20 000 lb/plg2, debe usarse un agregado igualmente resistente y es posible que tal agrega-
do no se encuentre disponible a distancias razonables. AdemÆs de la resistencia necesaria para el agregado 
grueso, sus tama¶os deben estar bien graduados y sus superýcies deben ser rugosas para poder obtener 
una mejor adherencia con la pasta de cemento. Sin embargo, las superýcies rugosas de los agregados 
pueden disminuir la trabajabilidad del concreto.

Desde un punto de vista económico debe ser claro que, si bien los concretos con resistencias de 
entre 12 000 lb/plg2 y 15 000 lb/plg2 cuestan aproximadamente tres veces tanto como producir concre-
tos de 3 000 lb/plg2, sus resistencias a compresión son cuatro o cinco veces mayores.

Los concretos de alta resistencia son a veces usados para miembros precolados y presforzados. 
Ellos son particularmente œtiles en la industria del precolado, donde su resistencia nos permite produ-
cir miembros mÆs pequeæos y ligeros, con los consiguientes ahorros en los costos de almacenamiento, 
manipulación, envío y montaje. AdemÆs, ellos se han usado en estructuras fuera de la costa, pero su uso 
com¼n ha sido en columnas de ediýcios altos de concreto reforzado, probablemente con 25 o 30 pisos de 
altura, en donde las cargas en las columnas son muy grandes, digamos de 1 000 klb o mÆs. En realidad, 
para tales ediýcios, las columnas para los pisos superiores, donde las cargas son relativamente peque¶as, 
probablemente se construyen con concretos convencionales de 4 000 lb/plg2 o 5 000 lb/plg2, mientras 
que se usan concretos de alta resistencia para las columnas inferiores fuertemente cargadas. Si se usaran 
concretos convencionales para estas columnas inferiores, las columnas resultarían muy grandes y ocupa-
rían una cantidad excesiva de espacio de piso rentable. Los concretos de alta resistencia tienen tambiØn 
ventajas en la construcción de muros cortantes. (Los muros cortantes se estudiarÆn en el Capítulo 18.)

Para producir concretos con resistencias superiores a 6 000 lb/plg2, primero es necesario ejercer un 
control de calidad mÆs estricto del trabajo y tener un cuidado especial en la selección de los materiales 
por usarse. El aumento de la resistencia puede lograrse usando proporciones menores de agua-cemento, 
agregando aditivos y seleccionando agregados limpios y sólidos. Las resistencias reales del concreto 
usadas por el dise¶ador para un trabajo espec²ýco depender§n del tama¶o de las cargas y de la calidad 
de los agregados disponibles.

En aæos recientes se han tenido mejoras apreciables en el colado, vibración y acabado del concreto. 
Estas mejoras han dado como resultado proporciones menores de agua-cemento y, por tanto, resistencias 
superiores. El factor mÆs importante que afecta la resistencia del concreto es su porosidad, la cual se 
controla primordialmente por la proporción agua-cemento. Esta proporción debe mantenerse tan peque -
æa como sea posible siempre que se mantenga una trabajabilidad adecuada. A este respecto hay diversos 
tipos de aditivos reductores de agua con los que las proporciones pueden reducirse apreciablemente y al 
mismo tiempo mantener una trabajabilidad adecuada.

Concretos con resistencias de 6 000 lb/plg2 a 10 000 lb/plg2 o 12 000 lb/plg2 se pueden obtener fÆcil-
mente si se usan aditivos como gas de s²lice y superplastiýcadores. El gas de s²lice, que es m§s de 90% 
bi·xido de silicio, es un polvo extraordinariamente ýno que var²a en color de gris claro a gris oscuro e 
incluso puede ser de color gris azul verdoso. Se obtiene de hornos de arco elØctrico como un subproduc-
to durante la producción de silicio metÆlico y algunas otras aleaciones de silicio. Se encuentra disponible 
en polvo y líquido. La cantidad de gas de sílice usado en una mezcla varía de 5% a 30% del peso del cemento.

Las partículas de gas de sílice tienen diÆmetros aproximadamente 100 veces mÆs pequeæos que 
las part²culas de cemento promedio y sus §reas superýciales por unidad de peso son aproximadamente 
40 a 60 veces las del cemento portland. Como resultado, ellas conservan m§s agua. (A prop·sito, este 
incremento de §rea superýcial causa la generaci·n de m§s calor de hidrataci·n.) Las proporciones agua-
cemento son menores y las resistencias son mayores. El gas de sílice es una puzolana: un material de 
silicio que por sí mismo no tiene cualidades cementantes, pero que, al usarse en mezclas de concreto, sus 
part²culas extraordinariamente ýnas reaccionan con el hidr·xido de calcio del cemento para producir un 
compuesto cementante. Se tienen muchas puzolanas que se pueden usar satisfactoriamente en el concre-
to. Dos de las mÆs comunes son la ceniza voladora y el gas de sílice. Aquí veremos sólo el gas de sílice.
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Cuando se usa el gas de sílice, Øste causa un incremento en la densidad y la resistencia del concreto. 
Estas mejoras se deben a que las part²culas ultraýnas del gas de s²lice se dispersan entre las part²culas del 
cemento. Desafortunadamente, esto causa una reducción en la trabajabilidad del concreto y es necesario 
agregar superplastiýcadores a la mezcla. Los superplastiýcadores, llamados tambi®n reductores de agua 
de alto rango, se agregan a los concretos para aumentar su trabajabilidad. Se hacen tratando formalde-
hído o naftalina con Æcido sulfœrico. Tales materiales usados como aditivos disminuyen la viscosidad o 
resistencia al þujo del concreto. Como consecuencia, puede usarse menos agua, obteni®ndose as² meno-
res proporciones agua-cemento y mayores resistencias.

La adición de polímeros orgÆnicos puede usarse para remplazar una parte del cemento como agluti-
nante. Un polímero orgÆnico estÆ compuesto de molØculas que se han formado por la unión de miles de 
molØculas. Los polímeros mÆs comœnmente usados en el concreto son los lÆtex. Tales aditivos mejoran 
la resistencia, durabilidad y adhesión del concreto. AdemÆs, los concretos resultantes tienen excelente 
resistencia a la abrasión, congelamiento, deshielo e impacto.

Otro procedimiento que puede incrementar la resistencia del concreto es la consolidación . Cuando 
productos de concreto precolado son consolidados, el agua y el aire en exceso son expulsados, con lo 
cual se producen concretos con contenidos óptimos de aire. De manera similar, las fuerzas centrífugas 
causadas por la centrifugación de los tubos de concreto durante su manufactura consolidan el concreto y 
reducen los contenidos de agua y aire. No se ha hecho mucho trabajo en el Ærea de consolidación para el 
concreto colado en el sitio debido a la diýcultad de aplicar las fuerzas de expulsi·n. Para comprimir tales 
concretos es necesario aplicar presi·n a la cimbra. Puede verse que lo que diýculta esto en gran medida 
es que debe tenerse un cuidado especial para prevenir la distorsión de los miembros con el concreto aœn 
hœmedo.

1.15 CONCRETOS REFORZADOS CON FIBRAS

En a¶os recientes ha habido un gran inter®s en el concreto reforzado con ýbras y actualmente se llevan a 
cabo numerosas investigaciones sobre el tema. Las ýbras usadas est§n hechas de acero, pl§sticos, vidrio 
y otros materiales. Varios experimentos han mostrado que la adici·n de tales ýbras en cantidades conve-
nientes (normalmente hasta cerca del 1% o 2% por volumen) a concretos convencionales pueden mejorar 
apreciablemente sus características.

Las resistencias a la compresi·n de los concretos reforzados con ýbras no son considerablemente 
mayores a como lo ser²an si las mismas mezclas se usaran sin ýbras. Sin embargo, los concretos resul-
tantes son considerablemente m§s ýrmes y tienen mayor resistencia al agrietamiento y al impacto. El 
uso de ýbras ha aumentado la versatilidad del concreto al reducir su fragilidad. El lector debe notar que 
una varilla de refuerzo proporciona refuerzo s·lo en la direcci·n de la varilla, mientras que las ýbras 
distribuidas de manera aleatoria proporcionan resistencia adicional en todas direcciones.

El acero es el material m§s com¼nmente usado para las ýbras. Los concretos resultantes parecen 
ser muy durables, por lo menos mientras las ýbras est§n cubiertas y protegidas por la pasta de cemento. 
Los concretos reforzados con ýbras de acero son muy usados en pavimentos, cascarones delgados y 
productos precolados, as² como en algunos parches y cubiertas. Las ýbras de vidrio se usan con m§s 
frecuencia para aplicaciones rociadas, como en el concreto lanzado. Es necesario darse cuenta de que el 
vidrio ordinario se deteriorarÆ al entrar en contacto con la pasta de cemento. Por ello son necesarias las 
ýbras de vidrio resistentes a los §lcalis.

Las ýbras usadas var²an en longitud de aproximadamente 0.25 plg a 3 plg, mientras que sus di§-
metros van de aproximadamente 0.01 plg hasta 0.03 plg. Para mejorar la adherencia con la pasta de 
cemento, las ýbras pueden tener ganchos o estar retorcidas. Adem§s, las caracter²sticas de la superýcie 
de las ýbras pueden ser modiýcadas qu²micamente para aumentar la adherencia.

La mejora obtenida en la tenacidad del concreto (la energía total absorbida al romper un miembro 
en þexi·n) al agregar ýbras depende de la relación de aspecto  (longitud/di§metro) de las ýbras. T²pica-
mente, las relaciones de aspecto usadas varían entre aproximadamente 25 hasta tanto como 150, con 100 
como valor promedio. Otros factores que afectan la tenacidad son la forma y la textura de las ýbras. La 

ALFAOMEGA



22 Capítulo 1 Introducción

DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMACALFAOMEGA

norma ASTM C101821 es el mØtodo de prueba para determinar la tenacidad del concreto reforzado con 
ýbras usando el m®todo de carga de la viga en los tercios descrito anteriormente.

Cuando se abre una grieta en un miembro de concreto reforzado con ýbras, las pocas ýbras que 
salvan la grieta no incrementan apreciablemente la resistencia del concreto. Sin embargo, ellas ofrecerÆn 
resistencia a la abertura de la grieta debido al considerable trabajo necesario para extraerlas. En conse-
cuencia, la ductilidad y tenacidad del concreto se incrementan. Se ha mostrado que el uso de las ýbras 
incrementa la vida por fatiga de las vigas y disminuye los anchos de las grietas cuando los miembros 
estÆn sometidos a cargas de fatiga.

El uso de ýbras incrementa considerablemente los costos. £sta ha sido probablemente la raz·n por la 
que los concretos reforzados con ýbras se han usado m§s bien para revestimientos, tales como pavimen-
tos de autopistas y pistas de aeropuertos, no para proyectos integrales de concreto. En realidad, a largo 
plazo, si las vidas incrementadas de servicio de los concretos reforzados con ýbras son consideradas, 
ellos podrían resultar económicamente favorables. Por ejemplo, muchos contratistas de hogares resi -
denciales usan concreto reforzado con ýbras para construir v²as de acceso a garajes en vez de concreto 
reforzado convencional.

Algunas personas tienen la sensaci·n de que la adici·n de ýbras al concreto reduce su revenimien-
to y su trabajabilidad así como su resistencia. Aparentemente, se sienten así porque el concreto se ve 
m§s r²gido para ellos. En realidad, las ýbras no reducen el revenimiento, a menos que la cantidad sea 
demasiado grande, es decir, muy por encima de alrededor de 1 libra por yarda c¼bica. Las ýbras s·lo 
parecen causar una reducción en la trabajabilidad, pero, como resultado, los tØcnicos que terminan el 
concreto frecuentemente a¶aden m§s agua a ýn de incrementar la proporci·n agua-cemento y disminuir 
la resistencia. La norma ASTM C1018 utiliza el mØtodo de carga de la viga en los tercios para medir la 
tenacidad y la resistencia a la primera grieta del concreto con ýbras reforzadas.

1.16 DURABILIDAD DEL CONCRETO 

La exposición del concreto a condiciones tales como congelamiento y deshielo severos, sulfatos, con -
tacto con el agua o un ambiente corrosivo, aumentan la necesidad de la durabilidad. La Tabla 19.3.1.1 
del ACI 318-14 deýne los tipos de exposici·n para diversas condiciones de exposici·n. Luego, la Tabla 
19.3.2.1 impone los requisitos para cada tipo de exposición. Como ejemplos de limitantes se tienen la 
relación agua-cemento, el valor mínimo de f �

c , el contenido de aire, los materiales cementantes, el uso de 
aditivos de cloruro de calcio, y la concentración mÆxima del ion cloruro soluble en agua. La resistencia a 
la compresión del concreto puede ser dictada por la exposición a condiciones de congelamiento-deshielo 
o a productos químicos, tales como descongeladores o sulfatos. Estas condiciones pueden requerir una 
resistencia a la compresión mayor o una proporción menor de agua-cemento que las requeridas para 
soportar las cargas calculadas. Para el concreto expuesto a productos químicos descongelantes, la can-
tidad de ceniza volÆtil u otras puzolanas estÆ limitada. Finalmente, la proporción de agua-cemento estÆ 
limitada igualmente por la exposición a los sulfatos. Se requiere que el proyectista determine si son 
mÆs restrictivos los requisitos de sustentación de carga estructural o los requisitos de durabilidad y que 
especiýque requisitos m§s restrictivos para el valor de f �

c , la proporción de agua-cemento y el contenido 
de aire.

1.17 ACERO DE REFUERZO 

El refuerzo usado en las estructuras de concreto puede ser en forma de varillas o de malla soldada de 
alambre. Las varillas pueden ser lisas o corrugadas. Las varillas corrugadas, que tienen protuberancias 
en sus superýcies (los patrones diýeren seg¼n los fabricantes) para aumentar la adherencia entre el 

21 American Society for Testing and Materials, 1997, Standard Test Method for Flexural Toughness and First-Crack Strength of 
Fiber-Reinforced Concrete (Using Simple Beam with Third-Point Loading) (ASTM C1018-1997), West Conshohocken, Penn-
sylvania.
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concreto y el acero, se usan en casi todas las aplicaciones. El alambre corrugado es dentado y no con 
protuberancias por laminado. Las varillas lisas no se usan con frecuencia, excepto para rodear las varillas 
longitudinales, sobre todo en columnas.

Las varillas redondeadas lisas est§n identiýcadas por sus di§metros en fracciones de pulgada, como 
de 3

��

8 , 1
��

2 y 5
��

8 . Las varillas corrugadas son redondas y varían en tamaæos del #3 al #11, con dos 
tamaæos muy grandes, el #14 y el #18, tambiØn disponibles. Para varillas de hasta el #8 inclusive, el 
nœmero de la varilla coincide con el diÆmetro de la varilla en octavos de pulgada. Por ejemplo, una vari-
lla del #7 tiene un di§metro de 7/8 de pulgada y un §rea de la secci·n transversal de 0.60 plg2 (que es el 
Ærea de un círculo con un diÆmetro de 7/8 de pulgada). Antes, las varillas se fabricaban con secciones 
redondas y cuadradas, pero actualmente todas las varillas son redondas.

Las varillas #9, #10 y #11 tienen diÆmetros que proporcionan Æreas iguales a las Æreas de las viejas 
varillas cuadradas de 1 plg � 1 plg, 11

8 de pulgada � 11
8 de pulgada y 11

4 de pulgada � 11
4 de pulgada, res-

pectivamente. De manera similar, las varillas #14 y #18 corresponden a las viejas varillas cuadradas de 
11

2 plg � 11
2 plg y de 2 plg � 2 plg, respectivamente. La Tabla A.2 (vØase el ApØndice A) provee detalles 

en lo que se reýere a las §reas transversales, di§metros y pesos de las varillas de refuerzo. Aunque las 
varillas #14 y #18 se muestran en esta tabla, el proyectista debe asegurarse de que se puedan conseguir en 
el mercado en cantidades suýcientes. Las varillas de refuerzo se pueden comprar en longitudes de hasta 
6 pies. Las varillas m§s largas tienen que ordenarse especialmente. Normalmente, las varillas m§s largas 
son muy þexibles y dif²ciles de manejar.

Las mallas soldadas de alambre se usan frecuentemente como refuerzo de losas, pavimentos, casca-
rones y en lugares donde no se tiene suýciente espacio para proporcionar el recubrimiento necesario de 
concreto que se requiere para las varillas regulares de refuerzo. La malla se hace con alambres estirados 

Un tanque de agua de 10M de galones requi-
rió de columnas de 144 30� para sustentar el 
techo en Oxford, Reino Unido.
(Cortesía de EFCO Corporation.)
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en frío, colocados en dos direcciones ortogonales y soldados en los puntos de intersección. Los tamaæos y 
separación del alambre pueden ser los mismos en ambas direcciones o pueden ser diferentes, dependiendo 
de los requisitos del diseæo. La malla de alambre se coloca fÆcilmente, tiene una adherencia excelente con 
el concreto y la separación de los alambres se controla muy bien.

La Tabla A.3(A) en el ApØndice A da información sobre ciertos tipos de malla soldada de alambre 
que han sido recomendados por el Wire Reinforcement Institute como los tipos usuales en el mercado (los 
cuales, en general, son trasladados hasta los lugares de almacenamiento y puestos a disposición en cual -
quier momento). La Tabla A.3(B) en el apØndice proporciona información detallada sobre los diÆmetros, 
Æreas, pesos y separaciones de alambres usados comœnmente en la fabricación de las mallas. Se hace 
malla de alambre lisa y corrugada con alambres cuyos di§metros var²an desde 0.134 plg hasta 0.628 plg, 
para alambre liso, y desde 0.225 plg hasta 0.628 plg para alambre corrugado.

El alambre liso se designa con la letra W seguida de un nœmero igual al Ærea de la sección trasversal 
del alambre en centØsimos de pulgada cuadrada. El alambre corrugado se designa con la letra D seguida 
de un nœmero que indica el Ærea. Por ejemplo, un alambre D4 es un alambre corrugado con un Ærea de 
sección transversal igual a 0.04 plg 2. La malla de alambre liso queda incluida en la deýnici·n del C·digo 
ACI del refuerzo corrugado, debido a su adherencia mecÆnica al concreto, causada por las intersecciones 
de los alambres. La malla de alambre con corrugaciones en su superýcie se adhiere a¼n m§s al concreto, 
debido a dichas corrugaciones, así como a las intersecciones de los alambres. Segœn el código, no se 
permite que el alambre corrugado sea mayor que D31 o menor que D4.

Los requisitos para las varillas de acero con anclaje interno para el refuerzo de concreto (ASTM 
A970/970M) se incluyen en la Sección 25.4.4 del Código ACI 318. Las varillas con anclaje interno se 
pueden usar en lugar de varillas rectas o con gancho, con considerablemente menos congestión en las 
§reas aglomeradas, tales como las intersecciones de viga-columna. La especiýcaci·n cubre varillas lisas 
y corrugadas cortadas a la medida y que tengan cabezas ya sea forjadas o soldadas en uno o ambos extre-
mos. Alternativamente, las cabezas se pueden conectar a las varillas por cuerdas internas en la cabeza 
que se acoplan a cuerdas en el extremo de la varilla o mediante una tuerca individual con cuerda para 
asegurar la cabeza a la varilla. Las cabezas se forjan, se tornean de varillas en existencia, o se cortan de 
placas. La Figura 1.3 ilustra un detalle de varilla con anclaje interno. El International Code Council ha 
publicado criterios de aceptación para extremos con cabezas de refuerzo de concreto (ACC 347).

1.18 GRADOS DEL ACERO DE REFUERZO

Las varillas de refuerzo se fabrican con base en acero de lingotes, de ejes o de rieles. Sin embargo, sólo 
ocasionalmente se laminan usando viejos rieles ferroviarios o ejes de locomotoras. Estos œltimos aceros, 
despuØs de haber sido trabajados en frío durante muchos aæos, no son tan dœctiles como los aceros de 
lingote.

Hay varios tipos de varillas de refuerzo con designaciones de la ASTM que se muestran al ýnal 
de este p§rrafo. Estos aceros est§n disponibles en grados diferentes, como el Grado 50, Grado 60, etc., 
donde Grado 50 signiýca que el acero tiene un punto de þuencia espec²ýco de 50 000 lb/plg2, el Grado 
60 signiýca 60 000 lb/plg2, etcØtera.

Figura 1.3 Varilla de refuerzo corrugada
con anclaje interno.

��
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Å ASTM A615: varillas de acero de lingote lisas y corrugadas. Estas varillas, que deben estar 
marcadas con la letra S (por el tipo de acero), son las varillas de refuerzo de uso mÆs comœn en 
Estados Unidos. Las varillas se clasiýcan de acuerdo con cuatro niveles de resistencia mínima a 
la þuencia: 40 000 lb/plg2 (280MPa); 60 000 lb/plg2 (420 MPa); 75 000 lb/plg2 (520 MPa) y 80 
000 lb/plg2 (550 MPa). Aunque el t®rmino ñlingoteò aparece en la leyenda de la especiýcaci·n 
de ASTM, en el documento se usa la palabra �carbono�.

Å ASTM A706: varillas lisas y corrugadas de baja aleaci·n. Estas varillas, que deben estar 
marcadas con la letra W (por el tipo de acero), deben usarse cuando se requieran propiedades 
controladas a la tensión y/o una composición química especialmente controlada para propósi -
tos de soldadura. Est§n disponibles en dos grados: 60 000 lb/plg2 (420 MPa) y 80 000 lb/plg2 
(550 MPa), designados como grado 60 (420) y grado 80 (550), respectivamente.

Å ASTM A996: varillas corrugadas de acero de riel o de acero de ejes. Deben marcarse con la 
letra R (por el tipo de acero).

Å Si se producen varillas corrugadas para cumplir con ambas especiýcaciones, A615 y A706, 
deben estar marcadas con ambas letras: S y W.

Å ASTM A1035: varillas de acero para el refuerzo del concreto, de acero al cromo de bajo 
contenido de carbono, corrugadas y lisas. Estas varillas estÆn disponibles en grados 100 y 
120 (10 000 lb/plg2 y 120 000 lb/plg2). El uso de este acero de refuerzo de alta resistencia 
puede conducir a usar menos acero, y la resistencia a la corrosión es superior a la mayoría de 
los demÆs aceros. Sin embargo, tiene la desventaja de requerir longitudes de desarrollo y de 
traslape mayores.

Los proyectistas en casi todas las partes de Estados Unidos probablemente nunca encontrarÆn vari-
llas de acero de rieles o de ejes (A996) porque s·lo se encuentran en muy pocos lugares del pa²s. De 
los 23 fabricantes en Estados Unidos de varillas de refuerzo en la lista del Concrete Reinforcing Steel 
Institute,22 sólo cinco fabrican varillas de acero de riel y ninguno fabrica varillas de acero de eje.

Casi todas las varillas de refuerzo cumplen con la especiýcaci·n A615 y una gran parte del mate-
rial usado para hacerlas no es acero nuevo sino acero fundido recuperado, tal como el que proviene de 
carrocer²as de autom·viles viejos. Las varillas que cumplen con la especiýcaci·n A706 se usan donde la 
soldadura y/o la þexi·n son de importancia particular. No siempre es f§cil conseguir estas varillas con 
los distribuidores locales.

Es peque¶a la diferencia en costo entre los aceros de refuerzo con resistencias de þuencia de  
40 klb/plg2 y 60 klb/plg2. Por ello, las varillas de 60 klb/plg2 son las mÆs comœnmente usadas en el 
diseæo de concreto reforzado.

La Secci·n 20.2.1.2 del ACI 318 contempla dos m®todos para determinar la resistencia a la þuencia 
especiýcada de las varillas y los alambrones que no est§n presforzados: a) El m®todo del corrimiento, 
usando  un corrimiento de 0.2 % y b) El punto de þuencia por el m®todo de la fuerza de parada, siempre 
que la varilla o el alambr·n que no est§n presforzados tengan un tipo bien deýnido o con forma de rodilla 
de punto de þuencia. La secci·n 20.2.24 del ASCI 318 ha establecido un l²mite superior de 100 klb/plg2 
en la resistencia a la þuencia que se permite para los c§lculos de dise¶o del concreto reforzado. La Tabla 
20.2.2.4a del c·digo ACI 318, suministra l²mites a la resistencia de þuencia de dise¶o para diferentes 
usos y aplicaciones. Esta tabla es una gran mejoría del código anterior ACI 318 que suministra informa -
ción similar en forma de texto mÆs bien que en forma tabulada.

A travØs de los aæos ha habido demanda creciente de acero de Grado 75 Grado 100, particularmente 
en ediýcios de gran altura en que se usa en combinaci·n con concretos de alta resistencia. Se obtienen as² 
columnas mÆs pequeæas, mÆs espacio de piso rentable y menores cimentaciones, debido al menor peso 
de los ediýcios m§s ligeros que resultan.

Los aceros de Grado 75 y de Grado 100 son aceros considerablemente mÆs caros y las varillas #14 y 
#18 suelen ser de difícil adquisición; con frecuencia tienen que ser pedidas especialmente a los fabrican -
tes. Esto signiýca que pueda ser necesario un laminado especial para suministrar el acero. En consecuen-
cia, su uso puede no ser econ·micamente viable, a menos que se ordenen al menos 50 o 60 toneladas.

22Concrete Reinforcing Steel Institute, 2001, Manual of Standard Practice, [Manual de prÆcticas estÆndar] 28a. ed., Chicago. 

ApØndice A, pÆginas A-1�A-5.
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Los esfuerzos de þuencia arriba de 60 klb/plg2 se obtienen tambiØn en las mallas de alambre sol-
dado, pero los esfuerzos especiýcados deben corresponder a uno de los dos m®todos prescritos en la 
Sección 20.2.1.2 del ACI 318. La malla lisa debe cumplir con la ASTM A185, mientras que la malla 
corrugada no puede ser menor que el tama¶o D4 y debe cumplir con la ASTM A496.

El módulo de elasticidad de los aceros no presforzados se considera igual a 29 � 106 lb/plg2. En 
los aceros presforzados varía un poco de fabricante a fabricante, con un valor medio bastante comœn de 
27 � 106 lb/plg2.

El refuerzo de acero inoxidable (ASTM A955) se introdujo en el código 2008. Es altamente resis -
tente a la corrosión, especialmente a la corrosión por picadura y por aireación diferencial, debido a la 
exposición a las soluciones que contienen cloruros, tales como las sales de deshielo. Aun cuando es mÆs 
caro que el refuerzo normal de acero al carbono, el costo de su vida œtil puede ser menor al considerar 
los costos de mantenimiento y reparación.

1.19  TAMAÑOS DE VARILLAS Y RESISTENCIAS 
DE MATERIALES EN UNIDADES SI

La versión mØtrica del Código ACI 318M-14 usa las mismas varillas de refuerzo que se emplean en el 
diseæo con unidades de medida comunes en Estados Unidos. Las dimensiones mØtricas de las varillas 
son meramente conversiones aproximadas (es decir, casi equivalentes) de los tamaæos comunes. Las 
resistencias SI del concreto ( f �

c ) y las resistencias m²nimas a la þuencia del acero ( f �

y ) se convierten de 
los valores acostumbrados a unidades mØtricas y se redondean un poco. En los siguientes pÆrrafos se 
presenta un breve resumen de los tamaæos mØtricos de varillas y de la resistencia de materiales. Estos 
valores se usan para los ejemplos SI y los ejercicios de tarea en este texto.

1.  Los tamaæos de varillas usados en la versión mØtrica del código corresponden a nuestras vari-
llas de la #3 a la #18. Se numeran 10, 13, 16, 19, 22, 25, 29, 32, 36, 43 y 57. Estos n¼meros 
representan los diÆmetros de varillas en unidades comunes en Estados Unidos, redondeados 
al milímetro mÆs cercano (mm). Por ejemplo, la varilla #10 tiene un diÆmetro igual a 9.5 mm 
en el sistema mØtrico, la varilla #13 tiene un diÆmetro igual a 12.7 mm en el sistema mØtrico, 
etc. En las Tablas B.2 y B.3 del ApØndice B se proporciona información detallada relativa a 
los di§metros de las varillas de refuerzo, las §reas de secci·n transversal, la masa y clasiýca-
ciones ASTM.

2.  Los grados del acero de refuerzo o las resistencias m²nimas a la þuencia del acero, menciona-
das en el código son 300, 350, 420 y 520 MPa. Estos valores corresponden, respectivamente, 
a 43 511, 50 763, 60 916 y 75 420 lb/plg2 y, por tanto, corresponden aproximadamente a las 
varillas de grados 40, 50, 60 y 75. La Tabla B.3 del Ap®ndice B proporciona los n¼meros 
ASTM, los grados de acero y los tamaæos de las varillas disponibles en cada grado.

3.  Las resistencias del concreto en unidades mØtricas mencionadas en el código son 17, 21, 24, 
28, 35 y 42 MPa. Estos valores corresponden respectivamente a 2 466, 3 046, 3 481, 4 061, 
5 076 y 6 092 lb/plg2, es decir, a concretos de 2 500, 3 000, 3 500, 4 000, 5 000 y 6 000 lb/plg2.

En 1997 los productores de las varillas de acero de refuerzo en Estados Unidos comenzaron a produ-
cir varillas mØtricas con valores aproximados. Éstas son las mismas varillas que por mucho tiempo han 
sido llamadas varillas estÆndar de libra-pulgada, pero que estÆn marcadas con unidades mØtricas. Actual-
mente, la mayor parte de las varillas mØtricas fabricadas en Estados Unidos tienen valores aproximados 
en el sistema mØtrico. Al producir exactamente las mismas varillas, la industria no tiene que conservar 
dos inventarios diferentes (un conjunto de tamaæos para varillas de libra-pulgada y otro conjunto de 
tamaæos diferentes de varillas en unidades mØtricas). La Tabla 1.1 muestra los tamaæos de varillas dados 
en ambos conjuntos de unidades.
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1.20 AMBIENTES CORROSIVOS

Cuando el concreto reforzado se ve expuesto a sales descongelantes, agua marina o rocío de estas sus-
tancias, es necesario proporcionar al acero de refuerzo una protección especial contra la corrosión. Las 
estructuras usualmente afectadas son los tableros de puentes, los garajes de estacionamiento, las plantas 
de tratamiento de aguas negras y diversas estructuras costeras. TambiØn deben considerarse las estructu-
ras expuestas a derrames ocasionales de productos químicos que contienen cloruros.

El refuerzo se oxidarÆ si no estÆ bien protegido; al oxidarse, los óxidos resultantes ocupan un volu-
men mucho mayor que el del metal original. Como resultado, se dan grandes presiones hacia el exterior 
que ocasionan un severo agrietamiento y astillado del concreto. Esto reduce el recubrimiento protector 
de concreto para el acero y la corrosión se acelera. AdemÆs, la adhesión entre el concreto y el acero se 
reduce. El resultado de todos estos factores es una reducción indiscutible de la vida œtil de la estructura.

La Sección 5.1.4 del Código ACI 318-14 requiere que en ambientes corrosivos se proporcione mÆs 
recubrimiento de concreto al acero; tambi®n expresa que se usen proporciones especiales en la dosiýca-
ción del concreto.

La vida œtil de tales estructuras puede incrementarse sustancialmente con el uso de varillas de refuerzo 
recubiertas con epóxido . Esas varillas deben manejarse muy cuidadosamente para no quebrar sus capas 
protectoras. AdemÆs, la adhesión al concreto de tales varillas no es muy buena y sus longitudes de aho-
gamiento deben aumentarse, como se verÆ en el capítulo 7. Un nuevo tipo de recubrimiento de varilla, un 
recubrimiento dual de una aleación de zinc y un recubrimiento epóxido, se introdujo en el Código ACI 
318 de 2011: ASTM A 1055. El uso de refuerzo de acero inoxidable, como se describe en la Sección 1.15, 
tambi®n puede aumentar signiýcativamente la vida ¼til de las estructuras expuestas a ambientes corrosivos.

1.21 IDENTIFICACIÓN DE LAS MARCAS EN LAS VARILLAS DE REFUERZO

Es importante que los trabajadores en el taller y en el campo puedan ser capaces de identiýcar de un 
vistazo las dimensiones y grados de las varillas de refuerzo. Si no fuera así, pueden utilizar varillas mÆs 
pequeæas y de menor grado que aquellas que el proyectista seæaló. Para prevenir tales errores, las varillas 
tienen marcas de identiýcaci·n impresas en su superýcie. Estas marcas se describen en la siguiente lista 
y se muestran en la Figura 1.4.

1. El fabricante se identiýca con una letra.
2. El nœmero con la dimensión de la varilla (3 a 18) se da despuØs.

3. El tipo de acero se identiýca con otra letra (S para lingote, la letra R con un s²mbolo de riel para 
el acero de riel, A para el de eje y W para bajas aleaciones).

Tabla 1.1 Tamaæos y Æreas de las varillas de refuerzo

Varillas estÆndar de libra-pulgada Varillas con valores aproximados en el sistema mØtrico

Nœmero 
de varilla

DiÆmetro 
(plg)

`rea (plg 2)
Nœmero de 
varilla

DiÆmetro 
(mm)

`rea (mm 2)

 3 0.375 0.11 10  9.5   71
 4 0.500 0.20 13 12.7   129
 5 0.625 0.31 16 15.9   199

 6 0.750 0.44 19 19.1   284
 7 0.875 0.60 22 22.2   387
 8 1.000 0.79 25 25.4   510

 9 1.128 1.00 29 28.7   645
10 1.270 1.27 32 32.3   819
11 1.410 1.56 36 35.8 1 006
14 1.693 2.25 43 43.0 1 452
18 2.257 4.00 57 57.3 2 581

1.21 Identiýcaci·n de las marcas en las varillas de refuerzo 27
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Figura 1.4 Marcas de identiýcaci·n para varillas est§ndar ASTM. (Cortes²a del Concrete Reinforcing Steel 
Institute.)
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4.  Finalmente, el grado de las varillas se indica ya sea con nœmeros o con líneas continuas. Una 
varilla de Grado 60 tiene ya sea el n¼mero 60 o una l²nea longitudinal continua adem§s del  
corrugado. Una varilla con Grado 75 tiene el nœmero 75 o dos líneas continuas adicionales 
al corrugado.
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1.22 INTRODUCCIÓN A LAS CARGAS

Quiz§ la tarea m§s importante y dif²cil encarada por el proyectista de estructuras es la estimaci·n precisa 
de las cargas que pueden aplicarse a una estructura durante su periodo de vida œtil. No pueden dejar de 
considerarse cargas que puedan presentarse con cierta probabilidad razonable. Una vez estimadas las 
cargas, el siguiente problema consiste en determinar cuÆl serÆ la peor combinación de Østas que pueda 
ocurrir en un momento dado. Por ejemplo, ¿podría estar un puente carretero, completamente cubierto 
con hielo y nieve, ademÆs de sujeto a las cargas dinÆmicas de camiones pesados viajando a gran veloci-
dad en todos los carriles y con un viento lateral de 90 millas, o es mÆs razonable considerar una combi-
nación de cargas mÆs ligeras?

Las siguientes secciones de este capítulo proporcionan una breve introducción a los tipos de cargas 
que el proyectista de estructuras debe conocer. El propósito de estas secciones no es analizar las car -
gas en gran detalle, sino dar al lector una idea general del tema. Como veremos, las cargas se clasiýcan 
en muertas, vivas o ambientales.

1.23 CARGAS MUERTAS

Las cargas muertas son cargas de magnitud constante que permanecen en un mismo lugar. Incluyen el 
peso propio de la estructura en estudio, así como tambiØn cualesquiera elementos que estÆn permanente-
mente unidos a ella. En un ediýcio con estructura de concreto reforzado, algunas de las cargas muertas 
son los marcos, muros, pisos, cielos rasos, escaleras, techos y plomería.

Para diseæar una estructura, es necesario estimar los pesos o cargas muertas de las diversas partes 
para considerarlas en el diseæo. Los tamaæos y pesos exactos de las partes no se conocen hasta que se ha 
hecho el anÆlisis estructural y se han seleccionado los elementos para la estructura. Los pesos obtenidos 
en el diseæo deben compararse con los pesos estimados. Si se encuentran grandes discrepancias, serÆ 
necesario repetir el anÆlisis y diseæar usando pesos mejor estimados.

Pueden obtenerse estimaciones razonables de pesos estructurales comparando estructuras de tipo 
similar o consultando fórmulas y tablas contenidas en la mayoría de los manuales de ingeniería civil. Un 
ingeniero experimentado puede estimar con mucha precisión los pesos de la mayoría de los elementos 
estructurales e invertir§ poco tiempo en repetir dise¶os con estimaciones deýcientes.

En la Tabla 1.2 se dan los pesos aproximados de algunos materiales comunes que se usan en pisos, 
muros, techos, etcØtera.

1.24 CARGAS VIVAS

Las cargas vivas son cargas que pueden cambiar de magnitud y posición. Éstas incluyen cargas de 
ocupantes, cargas de materiales en bodegas, cargas de materiales de construcción, cargas de grœas 
viajeras, cargas de equipo en operación y muchas otras. Por lo general, son cargas inducidas por la 
gravedad.

Tabla 1.2 Pesos de algunos materiales de construcción comunes

Concreto reforzado; 12 plg 150 lb/pie2 Piso doble de madera, 2 Ĭ 12 @ 16 plg 7 lb/pie2

Loseta acœstica para plafones 1 lb/pie2 Loseta de linóleo o asfalto 1 lb/pie 2

Cielo raso suspendido 2 lb/pie2 Piso de madera dura (7
8 plg) 4 lb/pie2

Yeso sobre concreto 5 lb/pie2 1 pulgada de cemento sobre relleno de 
Baldosas de asfalto 2 lb/pie2  concreto de grava 32 lb/pie2

Techo de madera contrachapada Particiones de acero movibles 4 lb/pie2

 (3 lechos) 1 lb/pie2 Pies derechos de madera con ‰ plg de yeso 8 lb/pie2

Margen para ductos mecÆnicos 4 lb/pie2 Hiladas de ladrillo de arcilla de 4 plg 39 lb/pie2

ALFAOMEGA
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Algunas de las cargas vivas de piso típicas que actœan en las estructuras se presentan en la Tabla 
1.3. Estas cargas, que estÆn tomadas de la Tabla 4-1 en el ASCE 7-10,23 actœan hacia abajo y quedan 
distribuidas uniformemente sobre todo un piso. En contraste, las cargas vivas de techo tienen un valor 
mÆximo de 20 lb/pie2 (libras por pie cuadrado) distribuido uniformemente sobre el techo en su totalidad.

Otros tipos de cargas vivas son:

Cargas de trÆnsito en puentes: los puentes estÆn sujetos a una serie de cargas concentradas de mag-
nitud variable causadas por grupos de ruedas de camiones o de trenes.

Cargas de impacto: las cargas de impacto las causan la vibración de las cargas móviles o movibles. 
Es obvio que un bulto arrojado al piso de un almacØn o un camión que rebota sobre el pavimento 
irregular de un puente causan mayores fuerzas que las que se presentarían si las cargas se aplica-
ran suave y gradualmente. Las cargas de impacto son iguales a la diferencia entre las magnitudes 
de las cargas realmente generadas y las magnitudes de las cargas consideradas como muertas.

Cargas longitudinales: las cargas longitudinales tambiØn necesitan considerarse en el diseæo de 
algunas estructuras. Al detenerse un tren en un puente de ferrocarril o un camión en un puente  
de carretera, se producen en Østos fuerzas longitudinales. No es difícil imaginar la tremenda 
fuerza longitudinal que se desarrolla en un puente cuando el conductor de un camión con remol -
que de 40 toneladas viajando a 60 millas por hora repentinamente tiene que frenar al cruzar un 
puente de carretera. Hay otras situaciones de carga longitudinal, por ejemplo, la que se suscita 
cuando un barco golpea el muelle y cuando se mueven las grœas tipo viajero sostenidas por los 
marcos de las ediýcaciones industriales.

Cargas diversas: entre los otros tipos de cargas vivas a las que el proyectista de estructuras tendrÆ 
que enfrentarse, se encuentran las presiones del suelo (tales como el ejercicio de presiones late-
rales de la tierra sobre muros o las presiones hacia arriba sobre las cimentaciones), las presiones 
hidrostÆticas (presión hidrÆulica sobre las presas, fuerzas de inercia de grandes masas de agua 
durante los terremotos y subpresiones sobre tanques y estructuras en sótanos), las cargas explo-
sivas (causadas por explosiones, por aviones supersónicos y por armas militares) y las fuerzas 
centrífugas (como las causadas por camiones y trenes en puentes curvos o efectos similares en 
montaæas rusas).

Se permiten reducciones de carga viva, segœn la Sección 4.8 de ASCE 7, porque es improbable que 
la estructura entera estØ sujeta a su carga viva de diseæo total sobre toda el Ærea de piso, todo al mismo 
tiempo. Esta reducci·n puede reducir signiýcativamente la carga viva de dise¶o total en una estructura, 
lo cual resulta en cargas de columna mucho mÆs bajas en pisos inferiores y cargas sobre las zapatas.

Tabla 1.3 Algunas cargas vivas típicas uniformemente distribuidas

Vestíbulos de recintos de reunión 100 lb/pie2 Salones de clase en escuelas 40 lb/pie2

Salones de baile 100 lb/pie2 Pasillos de pisos superiores en escuelas 80 lb/pie2

Salas de lectura en bibliotecas 60 lb/pie2 Escaleras y salidas 100 lb/pie2

Salas de estanterías en bibliotecas 150 lb/pie2 Bodegas de equipo pesado 250 lb/pie2

Talleres pequeæos 125 lb/pie2 Tiendas, planta baja 100 lb/pie2

Recintos en ediýcios de oýcinas 50 lb/pie2 Tiendas, pisos superiores 75 lb/pie2

Habitaciones residenciales 40 lb/pie2 Pasajes y plataformas elevadas 60 lb/pie2

lb/pie2: libras por pie cuadrado.

23American Society of Civil Engineers, 2010, Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures, ASCE 7-10 (Reston, 
VA: American Society of Civil Engineers), pÆginas 17-19.
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1.25 CARGAS AMBIENTALES

Las cargas ambientales son cargas causadas por el medio ambiente en el cual se encuentra la estructura. 
Para ediýcios, son causadas por la lluvia, nieve, viento, cambios de temperatura y terremotos. Estric-
tamente hablando, son tambiØn cargas vivas, pero son el resultado del ambiente en el que la estructura 
se encuentra. Aunque varían con el tiempo, no todas son causadas por la gravedad o las condiciones de 
operación, como es usual con otras cargas vivas. En los siguientes pÆrrafos comentaremos brevemente 
los diversos tipos de cargas ambientales.

1.  Nieve y hielo. En los países mÆs fríos, las cargas de nieve y hielo en ocasiones son considerables. 
Una pulgada de nieve equivale a aproximadamente 0.5 lb/pie2, pero puede ser mayor en elevacio-
nes menores, donde la nieve es mÆs densa. Para los diseæos de techos se usan cargas de nieve de 
10 lb/pie2 a 40 lb/pie2, la magnitud depende principalmente de la pendiente del techo y en menor 
grado de su tipo de superýcie. Los valores mayores se usan para techos horizontales, y los me-
nores, para techos inclinados. La nieve tiende a resbalar en los techos con pendiente, sobre todo 
en aquellos con superýcies de metal o pizarra. Una carga de aproximadamente 10 lb/pie2 podría 
usarse para pendientes de 45Á y una de 40 lb/pie2 para techos a nivel. Los estudios de registros de 
precipitación de nieve en Æreas con inviernos severos pueden indicar la ocurrencia de cargas 
de nieve mucho mayores que 40 lb/pie2, con valores tan altos como 80 lb/pie2 en el norte del 
estado de Maine.

La nieve es una carga variable, que puede cubrir todo un techo o sólo partes de Øste. Puede 
haber ventiscas contra los muros o acumulación en la lima hoya o entre los parapetos. La nieve 
puede deslizarse de un techo a otro situado mÆs abajo. El viento puede barrerla de una parte de un 

Planta de tratamiento de aguas negras, 
Redwood City, California. (Cortesía 
de Aluma Systems/Brand Energy & 
Infrastructure Servicies.)
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techo con pendiente, o la nieve puede solidiýcarse y quedarse en su posici·n original aun durante 
fuertes vendavales. Las cargas de nieve que se aplican a una estructura dependen de muchos 
factores, como la localizaci·n geogr§ýca, inclinaci·n del techo, resguardo y forma del techo.

2.  Lluvia. Aunque las cargas de nieve son un problema mÆs severo que las cargas pluviales en los 
techos comunes, la situación puede invertirse en los techos horizontales, especialmente aquellos 
localizados en lugares con clima cÆlido. Si el agua en un techo sin pendiente se acumula mÆs 
rÆpidamente que lo que tarda en escurrir, el resultado se denomina encharcamiento; la carga 
aumentada causa que el techo se þexione en forma de plato hondo, que entonces puede conte-
ner m§s agua, lo que a su vez causa mayores deþexiones, etc. Este proceso contin¼a hasta que 
se alcanza el equilibrio o el colapso de la estructura. El encharcamiento es un problema muy 
serio, como lo atestigua el gran nœmero de fallas que ocurren en techos horizontales debido al 
encharcamiento cada a¶o en Estados Unidos. Se aýrma que casi 50% de las demandas contra los 
constructores de ediýcios, tienen que ver con los sistemas de techo.24 El encharcamiento es uno 
de los temas principales en tales litigios.

3.  Viento. Una revisión de la literatura tØcnica de ingeniería durante los pasados 150 aæos revela 
muchas referencias a fallas estructurales causadas por el viento. Acaso las mÆs tremendas han 
sido las fallas en los puentes, tal como la del puente Tay, en Escocia, en 1879 (que causó la muer -
te de 75 personas) y el puente Tacoma Narrows (Tacoma, Washington), en 1940. Pero tambiØn 
se han tenido algunas fallas desastrosas durante el mismo periodo en ediýcios ocasionadas por el 
viento, tal como la del ediýcio Union Carbide en Toronto, en 1958. Es importante notar que un 
gran porcentaje de las fallas en ediýcios debidas al viento han ocurrido durante su construcci·n.25

En aæos recientes se ha investigado exhaustivamente el tema de las cargas de viento. No 
obstante, mÆs estudio es necesario, ya que el cÆlculo de las fuerzas del viento no puede conside-
rarse de ninguna manera como una ciencia exacta. La magnitud y la duración de las cargas del 
viento var²an con la localidad geogr§ýca, la altura de las estructuras sobre el terreno, tipos de 
suelo alrededor de las estructuras, proximidad de otros ediýcios, posici·n dentro de la estructura 
y carÆcter del viento mismo.

Los Cap²tulos 26 a 31 de la especiýcaci·n ASCE 7-10 proporcionan un procedimiento m§s 
bien largo para estimar las presiones del viento aplicadas a los ediýcios. El procedimiento invo-
lucra varios factores, con ayuda de los cuales se intenta tomar en cuenta el terreno alrededor del 
ediýcio, la importancia del ediýcio respecto a la vida y el bienestar humanos y por supuesto la 
velocidad del viento en el sitio de la obra. Aunque el uso de las ecuaciones es algo complicado, 
el trabajo puede simpliýcarse considerablemente con las tablas presentadas en la especiýcaci·n. 
Sin embargo, se advierte al lector que tales tablas son para ediýcios de forma regular. Si se con-
sidera un ediýcio de geometr²a irregular o no usual, probablemente se tenga que llevar a cabo 
estudios en tœneles de viento.

La forma b§sica de la ecuaci·n presentada en la especiýcaci·n es:

p � qCG

En esta ecuación, p es la carga de viento estimada (en lb/pie2) que actœa sobre la estructura.
Esta carga de viento variarÆ con la altura sobre el terreno y con la localización de la estructu-

ra. La cantidad q es la presión de velocidad de referencia. Varía con la altura y con la exposición 
al viento. El factor de forma aerodinÆmica C depende de la forma y la orientaci·n del ediýcio 
con respecto a la dirección en que sopla el viento. Finalmente, el factor de respuesta por rÆfagas 
G depende de la naturaleza del viento y de la localizaci·n del ediýcio. Otras consideraciones 

24 Van Ryzin, Gary, 1980, �Roof Design: Avoid Ponding by Sloping to Drain� , Civil Engineering (Nueva York: ASCE, enero), 
pÆginas 77-81.
25 Task Committee on Wind Forces, Committee on Loads and Stresses, Structural Division, ASCE, 1961, �Wind Forces on Struc-
tures�, Final Report , Transactions ASCE 126, Part II, p§ginas 1124-1125.
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para determinar el diseæo de la presión del viento incluyen el factor de importancia y la rugosidad 
de la superýcie.

4.  Cargas sísmicas. Muchas zonas del mundo estÆn en territorio sísmico y en tales zonas es nece-
sario considerar fuerzas sísmicas en el diseæo de todos los tipos de estructuras. A travØs de los 
siglos han habido fallas catastr·ýcas en ediýcios, puentes y otras estructuras durante los sismos. 
Se ha estimado que alrededor de 50 000 personas perdieron la vida en el sismo de 1988 en Arme-
nia.26 Los sismos de Loma Prieta en 1989 y de Northridge en 1994, en California, causaron miles 
de millones de dólares en pØrdidas por daæo a las propiedades, así como una considerable pØrdi-
da de vidas. El sismo de 2008 en la provincia de Sichuan, China, caus· 69 000 muertes y otros 
18 000 desaparecidos.

Los terremotos recientes han demostrado claramente que el ediýcio o puente promedio que no ha 
sido diseæado para resistir fuerzas sísmicas puede ser destruido por un terremoto que no sea particular-
mente severo. La mayoría de las estructuras pueden diseæarse y construirse económicamente para resistir 
las fuerzas generadas durante la mayoría de los terremotos. Por otra parte, el costo de proporcionar resis-
tencia sísmica a estructuras existentes (llamado remodelación ) puede ser extremadamente alto.

Algunos ingenieros estiman que las cargas sísmicas que se consideran en el diseæo son meramente 
incrementos porcentuales de las cargas de viento. Sin embargo, esta suposición es incorrecta, ya que las 
cargas s²smicas son diferentes en su acci·n y no son proporcionales a las §reas expuestas del ediýcio, 
sino m§s bien proporcionales a la distribuci·n de la masa del ediýcio sobre el nivel considerado.

Otro factor a ser considerado en el diseæo sísmico es la condición del suelo. Casi todo el daæo estruc-
tural y pØrdida de vidas en el terremoto de Loma Prieta ocurrieron en Æreas con suelos de arcilla suave. 
Parece ser que esos suelos ampliýcaron los movimientos de la roca subyacente.27

Debe entenderse claramente que los terremotos afectan a las estructuras de manera indirecta. El 
suelo se desplaza y como las estructuras estÆn conectadas a Øste, tambiØn se desplazan y vibran. Como 
consecuencia, diversas deformaciones y esfuerzos son causados en toda la estructura.

De la información anterior se puede entender que los sismos no producen ninguna fuerza externa en 
las estructuras sobre el nivel del suelo. Los procedimientos para estimar las fuerzas sísmicas, tales como 
los presentados en los Capítulos 11 al 23 de ASCE 7-10, son muy complicados. Como consecuencia, 
por lo general se estudian en los cursos de anÆlisis estructural avanzado, tales como dinÆmica estructural 
o diseæo para resistencia sísmica.

1.26 SELECCIÓN DE LAS CARGAS DE DISEÑO

Para ayudar al ingeniero a estimar las magnitudes de las cargas vivas necesarias para diseæar estructu-
ras, se han elaborado, a trav®s de los a¶os una serie de especiýcaciones y reglamentos de construcci·n. 
Estas publicaciones proporcionan estimaciones conservadoras de las magnitudes de las carga vivas para 
diversas situaciones. Una de las especiýcaciones para dise¶o de cargas en ediýcios m§s ampliamente 
usada es la publicada por la American Society of Civil Engineers [Sociedad Americana de Ingenieros 
Civiles] (ASCE).28

El proyectista usualmente tiene una buena guía en el código de construcción de su región de trabajo 
para la estimación de las cargas vivas de diseæo. Desafortunadamente, los valores dados en estos códigos 
varían de ciudad a ciudad, por lo cual el proyectista debe asegurarse de que se cumplan en cada caso 
los requisitos de la localidad considerada. En ausencia de un código gobernante, puede consultarse el 
excelente código ASCE.

26 Fairweather, V., 1990, � The Next Earthquake�, Civil Engineering (marzo), pÆginas 54-57.
27 Ibid.
28 American Society of Civil Engineers, 2010, Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures, ASCE 7-10 (Reston, 
VA: American Society of Civil Engineers), 608 p§ginas.
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Algunas otras especiýcaciones muy aplicadas son:

Å Para puentes de ferrocarril, las de la American Railway Engineering Association [Asociación 
Americana de Ingenieros de Ferrocarriles] (AREA).29

Å Para puentes carreteros, las de la American Association of State Highway and Transportation Ofý-
cials [Asociación Americana de Oýciales de Carreteras y Transportes del Estado] (AASHTO).30

Å Para ediýcios, el International Building Code [Código Internacional de Construcción] (IBC).31

Estas especiýcaciones describen claramente en muchos casos las cargas con que deben dise¶arse las 
estructuras. A pesar de la disponibilidad de esta información, el ingenio y los conocimientos del ingenie -
ro son con frecuencia necesarios para predecir quØ cargas tendrÆ que soportar una estructura particular 
en a¶os venideros. En el pasado, las estimaciones insuýcientes por parte de los ingenieros de puentes de 
las futuras cargas de trÆnsito han tenido como consecuencia que remplazar una gran cantidad 
de estructuras por otras mÆs amplias y resistentes.

1.27 EXACTITUD DE LOS C`LCULOS

Un punto muy importante que muchos estudiantes con sus asombrosas computadoras y calculadoras de 
bolsillo tienen diýcultad en entender, es que el dise¶o del concreto reforzado no es una ciencia exacta 
y que no tiene sentido tratar de obtener resultados con seis u ocho cifras signiýcativas. Las razones 
para esta aýrmaci·n deber²an ser bastante obvias: el an§lisis de estructuras se basa en suposiciones par-
cialmente verdaderas; las resistencias de los materiales usados varían ampliamente; las estructuras no 
se construyen con las dimensiones exactas mostradas en los planos y las cargas mÆximas sólo pueden 
determinarse en forma aproximada. Con respecto a esta ¼ltima aýrmaci·n, àcu§ntos estudiosos de este 
libro podrían estimar con una aproximación de 10% la carga viva mÆxima en libras por pie cuadrado 

29American Railway Engineering Association (AREA), 2014, Manual for Railway Engineering (Chicago, AREA).
30Standard Speciýcations for Highway Bridges, 2002, 17a. ed. (Washington, DC: American Association of State Highway and 
Transportation Ofýcials [AASHTO]).
31International Building Code, 2015, International Code Council, Inc.

Estadio Croke Park, Dublín, Irlanda. (Cortesía de EFCO Corporation.)
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que alguna vez ocurrir§ en el piso del ediýcio que ahora ocupan? Los c§lculos con m§s de dos o tres 
cifras signiýcativas obviamente son de poco valor y pueden darles a los estudiantes una falsa impresi·n 
de exactitud.

1.28  IMPACTO DE LAS COMPUTADORAS EN EL DISEÑO 
DE CONCRETO REFORZADO

La disponibilidad de las computadoras personales ha cambiado drÆsticamente la manera en que se anali-
zan y diseæan las estructuras de concreto reforzado. En prÆcticamente todas las escuelas de ingeniería y 
las oýcinas, las computadoras se usan rutinariamente para manejar los problemas de dise¶o estructural.

Muchos cÆlculos estÆn implícitos en el diseæo del concreto reforzado y muchos de estos cÆlcu-
los consumen mucho tiempo. Con una computadora, el proyectista puede reducir considerablemente el 
tiempo requerido para estos cÆlculos y dedicar el tiempo ahorrado para considerar diseæos alternativos.

Aunque las computadoras aumentan la productividad del diseæo, sin duda tienden al mismo tiempo 
a reducir el �sexto sentido� del proyectista para las estructuras. Esto puede ser un problema especial para 
los ingenieros jóvenes con poca experiencia previa en el diseæo. A menos que los proyectistas tengan 
este �sexto sentido�, el uso de la computadora, aunque acelera el trabajo y reduce muchos errores, puede 
conducir ocasionalmente a grandes equivocaciones.

Es interesante notar que, hasta ahora, la prÆctica en la mayoría de las escuelas de ingeniería ha 
sido que la mejor manera de enseæar el diseæo del concreto reforzado es en el pizarrón, complementÆn-
dose con algunos ejemplos de la computadora.

Acompaæando a este texto estÆn varias hojas de cÆlculo de Excel que pueden descargarse del sitio 
web de este libro en http://libroweb.alfaomega.com.mx/

Estas hojas de cÆlculo tienen el propósito de permitirle al estudiante considerar diseæos alternativos 
mœltiples y no de ofrecer una herramienta para trabajar problemas bÆsicos de tarea.

1.28 Impacto de las computadoras en el diseæo de concreto reforzado 35
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PROBLEMAS

Problema 1.1 Mencione varios de los aditivos usados en mezclas 
de concreto. ¿CuÆl es el propósito de cada uno de ellos?

Problema 1.2 ¿Qu® es la relaci·n de Poisson y d·nde puede ser 
importante en trabajos con concreto?

Problema 1.3 àQu® factores inþuyen en el þujo pl§stico del con-
creto?

Problema 1.4 ¿Qu® se puede hacer para reducir el þujo pl§stico?
Problema 1.5 ¿CuÆl es el efecto del þujo pl§stico en columnas 
de concreto reforzado sometidas a cargas axiales de compresión?

Problema 1.6 ¿Por quØ se usa gas de sílice en concretos de alta 
resistencia? ¿Qu® efecto tiene?

Problema 1.7 ¿Por qu® tienen corrugaciones las superýcies de las 
varillas de refuerzo?

Problema 1.8 ¿CuÆles son las varillas de refuerzo con dimensio-
nes aproximadas en el �sistema mØtrico�?

Problema 1.9 ¿CuÆles son los tres factores que inþuyen en la 
magnitud de la carga sísmica en una estructura?

Problema 1.10 ¿Por quØ a veces se usan varillas recubiertas con 
epóxido en la construcción con concreto reforzado?

Problema 1.11 ¿CuÆl es el diÆmetro y Ærea de sección transversal 
de una varilla de refuerzo del #5?



Capítulo 2

AnÆlisis de vigas sometidas a flexión

2.1 INTRODUCCIÓN

En esta sección se supone que se coloca una pequeæa carga transversal sobre una viga de concreto con 
refuerzo de tensión y que esta carga se incrementa gradualmente en magnitud hasta que la viga falla. 
Cuando esto ocurre, encontraremos que la viga pasa por tres etapas distintas antes de que ocurra el colap-
so. Éstas son: 1) etapa del concreto no agrietado, 2) etapa con esfuerzos elÆsticos y concreto agrietado 
y 3) etapa de resistencia œltima. Se considera una viga relativamente larga, de manera que los efectos 
cortantes no tienen un gran efecto en su comportamiento.

Etapa del concreto no agrietado

Bajo cargas pequeæas, cuando los esfuerzos de tensión son menores que el módulo de ruptura (esfuerzo 
de tensi·n por þexi·n, bajo el cual el concreto comienza a agrietarse), la secci·n transversal total de la 
viga resiste la þexi·n, con compresi·n en un lado y tensi·n en el otro. La Figura 2.1 muestra la variaci·n 
de los esfuerzos y de las deformaciones unitarias bajo estas cargas pequeæas; en la Sección 2.2 se pre-
senta un ejemplo numØrico al respecto.

Concreto agrietado: etapa de esfuerzos elÆsticos

Al incrementarse la carga, despu®s de que el m·dulo de ruptura del concreto se ha excedido, comien-
zan a desarrollarse grietas en la parte inferior de la viga. El momento cuando comienzan a formarse las 
grietas, es decir, cuando los esfuerzos de tensión en la parte inferior de la viga son iguales al módulo de 
ruptura, se denomina momento de agrietamiento, Mcr. Al aumentar la carga, estas grietas se extienden 
r§pidamente hacia la vecindad del eje neutro, el cual comienza a desplazarse hacia arriba. Las grietas se 
presentan en aquellos lugares a lo largo de la viga, donde el momento real es mayor que el momento de 
agrietamiento, tal como se muestra en la Figura 2.2a.

Una vez que el lado inferior de la viga se ha agrietado, empieza una nueva etapa, porque obviamente 
el concreto en la zona agrietada no puede resistir esfuerzos de tensión (el acero debe resistirlos). Esta 

Figura 2.1 Etapa del concreto no agrietado.

en compresión

en tensión tensión en el concreto

para el acero 
en tensión

en compresión

(este t®rmino se deýne 
en la Sección 2.3)

esfuerzosdeformaciones 
unitarias
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etapa continuar§ mientras los esfuerzos de compresi·n en las ýbras superiores sean menores a aproxi-
madamente la mitad de la resistencia a compresión f �

c  del concreto y mientras el esfuerzo en el acero sea 
menor que su l²mite el§stico. En la Figura 2.2b se muestran los esfuerzos y deformaciones unitarias de 
esta þuctuaci·n. En esta etapa, los esfuerzos de compresi·n var²an linealmente con la distancia del eje 
neutro o bien como una línea recta.

La variaci·n lineal de los esfuerzos y de las deformaciones se presenta normalmente en las vigas 
de concreto reforzado bajo condiciones normales de carga de servicio, ya que, debido a esas cargas, los 
esfuerzos del concreto generalmente son inferiores a 0.50 f �

c . Para calcular los esfuerzos en el concre- 
to y en el acero en esta etapa, se usa el mØtodo de la sección transformada (que se presentarÆ en la 
Secci·n 2.3). Las cargas de servicio o de trabajo son las cargas que supuestamente se presentan 
cuando una estructura estÆ en uso o en servicio. Bajo estas cargas se desarrollan momentos que son 
considerablemente mayores que los momentos de agrietamiento. Obviamente el lado tensado de la viga 
se agrietarÆ. En el Capítulo 6 aprenderemos a estimar los anchos de las grietas y veremos mØtodos para 
limitar estos anchos.

Falla de la viga: etapa de resistencia œltima

Conforme la carga crece todavía mÆs, de modo que los esfuerzos de compresión resultan mayores que 
0.50 f �

c , las grietas de tensión se desplazan aœn mÆs hacia arriba, igual que lo hace el eje neutro, por lo 
que los esfuerzos de compresión en el concreto comienzan a dejar de ser lineales. En este anÆlisis ini-
cial se supondr§ que las varillas de refuerzo han cedido. La variaci·n de los esfuerzos es parecida a la que 
se muestra en la Figura 2.3. Compare la informaci·n dada en esta ýgura con la de la Figura 1.1 en el 
Capítulo 1 en cuanto a la variación proporcional entre las deformaciones unitarias y los esfuerzos en los 
diferentes niveles de esfuerzo.

Para ilustrar mejor las tres etapas de comportamiento de la viga que se han descrito, en la Figura 2.41 
se muestra un diagrama de momento-curvatura. En este diagrama, � se deýne como el cambio angular de 

Figura 2.2 Concreto agrietado: etapa de esfuerzos elÆsticos.

deformaciones 
unitarias

(a)

(b)

esfuerzos

Mcr Mcr

1MacGregor, J.G., 2005, Reinforced Concrete Mechanics and Design, 4a. ed. (Upper Saddle River, N. J.;  
Prentice Hall), pÆgina 109.
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esfuerzo de 
compresión en 
el concreto

Figura 2.3 La etapa de resistencia ¼ltima.

Cuando ocurre la falla, el concreto 
en esta región se aplasta

deformaciones 
unitarias (el acero 
ha cedido)

esfuerzos

�

la secci·n de la viga en una cierta longitud y se calcula por medio de la siguiente expresi·n, en la que � 
es la deformaci·n unitaria en una ýbra de la viga a una distancia (y) del eje neutro de la viga:

u =
e

y

La primera etapa del diagrama es para momentos peque¶os menores que el momento de agrieta-
miento Mcr donde se dispone de toda la secci·n transversal de la viga para resistir la þexi·n. En esta 
etapa, las deformaciones unitarias son pequeæas, y el diagrama es casi vertical y muy parecido a una 
línea recta. Cuando el momento crece mÆs allÆ del valor del momento de agrietamiento, la pendiente de 

Figura 2.4 Diagrama de momento-curvatura para una viga de concreto reforzado 
con refuerzo de tensión solamente.
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la curva disminuye un poco debido a que la viga ya no es tan rígida como en la etapa inicial anterior al 
agrietamiento del concreto. El diagrama describirÆ casi una línea recta desde Mcr, hasta el punto en que 
el refuerzo queda sometido a su punto de cedencia. Hasta que se alcance el esfuerzo de cedencia en el 
acero, se requiere una carga adicional bastante grande para incrementar apreciablemente la deþexi·n de 
la viga.

DespuØs de que el acero cede plÆsticamente, la viga tiene muy poca capacidad adicional por momen-
to, y se requiere sólo una pequeæa carga adicional para incrementar considerablemente las rotaciones, así 
como las deþexiones. En esta etapa, la pendiente del diagrama es muy ligera.

2.2 MOMENTO DE AGRIETAMIENTO

El Ærea del refuerzo como un porcentaje del Ærea total de la sección transversal de una viga es bastante 
pequeæo (generalmente 2% o menor) y su efecto es casi despreciable en las propiedades de la viga, 
en tanto que ®sta no se agriete. Por tanto, se puede obtener un c§lculo aproximado de los esfuerzos de 
þexi·n en tal viga, con base en las propiedades generales de la secci·n transversal total de la viga. El 
esfuerzo en el concreto en cualquier punto a una distancia y del eje neutro de la sección transversal se 
puede determinar con la siguiente f·rmula de þexi·n, donde M es el momento þexionante, que es igual o 
menor que el momento de agrietamiento de la sección, e Ig es el momento de inercia bruto de la sección 
transversal:

f =
My
Ig

La Secci·n 24.2.3.5 del C·digo ACI 318 establece que el momento de agrietamiento de una secci·n 
se puede determinar con la Ecuaci·n 24.2.3.5b del ACI, en donde fr es el módulo de ruptura del concreto 
y yt es la distancia del eje centroidal de la secci·n a su ýbra extrema en tensi·n. En la secci·n 19.2.3.1 
del ACI 318 se establece que fr puede tomarse igual a 7.5l ��f �

c

�

 con f �

c  en lb/plg2.

O en unidades SI con en N/mm2 o MPa, fr = 0.7l f �
c.f �

c

Megaconstrucción con vigas de concreto a 100� arriba de la rasante. Arena Ciudad de 
M®xico, Ciudad de M®xico, M®xico. (Cortes²a de EFCO Corp.)
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El tØrmino �lambda� es 1.0 para concreto de peso normal y es menor que 1.0 para concreto ligero, 
como se describió en la Sección 1.12. El momento de agrietamiento es como sigue:

 Mcr =
frIg

yt
 (Ecuaci·n ACI 24.2.3.5b)

El Ejemplo 2.1 muestra los cÆlculos para una viga de concreto reforzado en la que los esfuerzos de 
tensión son menores que su módulo de ruptura. Por tanto, se supone que no aparecen grietas de tensión 
y que los esfuerzos son similares a los que ocurren en una viga construida con un material homogØneo.

EJEMPLO 2.1

a)  Suponiendo que el concreto no est§ agrietado, calcular los esfuerzos de þexi·n en las ýbras extremas de la viga 
de la Figura 2.5 para un momento þexionante de 25 pie-klb. El concreto de peso normal tiene un f �

c  de 4 000 lb/
plg2 y un módulo de ruptura de fr = 7.5(1.0) ����4 000 lb/plg2

�

= 474 lb/plg2.

b) Determine el momento de agrietamiento de la sección.

Solución  
a) Esfuerzos de þexi·n:

Ig =
1
12

bh3 con b = 12 plg y h = 18 plg

Ig =
1

12
(12 plg)(18 plg)3 = 5 832 plg:4

f =
My
Ig

con M = 25 pie-klb = 25 000 pie-lb

Luego se multiplica 25 000 pie-lb por 12 plg/pie para obtener plg-lb como se muestra enseguida:

f =
(12 plg/pie 25 000 pie-lb)(9.00 plg )

5 832 plg4
= 463 lb/plg2

Como este esfuerzo es menor que la resistencia a la tensi·n o m·dulo de ruptura del concreto de 474 lb/plg2, se 
supone que la sección no se agrieta.

b) Momento de agrietamiento:

Mcr =
frIg

yt
=

(474 lb/plg2 )(5 832 plg4)

9.00 plg
= 307 152 plg-lb = 25.6 pie/klb

3 varillas #9
(As = 3.00 plg2)

Figura 2.5 Sección transversal de la viga del Ejemplo 2.1.

ALFAOMEGA
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EJEMPLO 2.2

a)  Si la viga T que se muestra no est§ agrietada, calcular el esfuerzo en el concreto en las ýbras extremas superiores 
e inferiores sujetas a un momento þexionante positivo de 80 pie-klb.

b)  Si f �

c  = 3000 lb/plg2 y se usa concreto de peso normal, àcu§l es la carga m§xima distribuida uniformemente que 
la viga puede cargar si se usa como una viga simple con un claro de 24 pies sin sobrepasar el m·dulo de ruptura 
del concreto?

c)  Repita la parte b) si la viga se invierte.

Solución  
a) Localice el eje neutro con respecto a la parte superior de la secci·n:

   El momento de inercia es:

   El esfuerzo en la ýbra inferior sometida al momento dado de 80 pie-klb es:

   El esfuerzo en la ýbra superior es:

b)  El módulo de ruptura, fr, del concreto de peso normal con  f �

c   = 3 000 lb/plg2 es:

centroide

21.19 plg.

y = 10.81 plg.

bf = 60 plg.

bw = 12 plg.

hf = 5 plg.

27 plg.

ftop =
Mc

I
=

( 80 pies-klb ) ( 12 plg/pie ) ( 32 plg � 10 .81 plg )

60 ,185 plg 4
= 0.338 k/plg 2 = 338 lb/plg2

Ig =
b f h

3
f

12
+ b f h f y �

h f

2

2

+
bw �h � h f �

3

12
+ bw (h � h f ) y � h f �

h � h f

2

2

=
�60 plg ���5 plg �3

12
+  � 60 plg �� 5 plg � 10 .81 plg �

5 plg
2

2

+
�12 plg�� 32 plg � 5 plg �3

12

+ �12 plg �� 32 plg � 5 plg � 10 .81 plg � 5 plg �
27 plg

2

2

= 60 ,185 plg .4

y =

b f h f

h f

2
+ (b f ) (h � h f ) h f �

h � h f

2

b f h f + (b f ) (h � h f )

=

( 60 plg ) ( 5 plg) ( 2.5 plg ) + (12 plg ) (27 plg) 5 plg +
27 plg

2

( 60 plg ) ( 5 plg) + (12 plg) ( 27 plg )
= 10 .81 plg

ftop =
Mc

I
=

( 80 pies-klb ) ( 12 plg/pie ) ( 10 .81 plg )

60 ,185 plg4
= 0.172 k/plg2 = 172 lb/plg 2

fr = 7.5
�

fc = 7.5 (1.0)
�

3000 = 411 lb/plg 2
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   El momento que causa un esfuerzo igual al módulo de ruptura es:

   La carga uniformemente distribuida en un claro simple que causa un momento de esta magnitud es:

c)  Si la viga estÆ invertida, entonces el tØrmino c que se usa para calcular Mcr es 10.81 plg en vez de 21.19 plg, por 
tanto:

  La carga uniformemente distribuida en un claro simple que causa un momento de esta magnitud es:

 Esto es casi el doble de la carga que la viga puede cargar si estÆ orientada en el sentido opuesto. Sin embargo, no se 
quede con la impresi·n de que ®sta es la mejor orientaci·n de una viga T. En la siguiente secci·n, cuando examine-
mos las secciones reforzadas, lo opuesto serÆ cierto.

2.3 ESFUERZOS EL`STICOS: CONCRETO AGRIETADO

Cuando el momento þexionante es lo suýcientemente grande como para que los esfuerzos de tensi·n en 
las ýbras extremas resulten mayores que el m·dulo de ruptura, se supone que todo el concreto en el lado 
de tensi·n de la viga est§ agrietado y se puede desechar en los c§lculos de þexi·n.

El momento de agrietamiento de una viga es normalmente muy pequeæo comparado con el momen-
to de carga de servicio. Así, cuando se aplican las cargas de servicio, el lecho inferior de la viga se 
agrieta. El agrietamiento de la viga no implica necesariamente que la viga vaya a fallar. Las varillas de 
refuerzo en el lado de tensión comienzan a absorber la tensión causada por el momento aplicado.

Se supone que en el lado de tensión de la viga se da una adherencia perfecta entre las varillas de 
refuerzo y el concreto. Así, las deformaciones unitarias en el concreto y en el acero serÆn iguales a dis-
tancias iguales del eje neutro. Pero, si las deformaciones unitarias en los dos materiales en un punto parti-
cular son las mismas, los esfuerzos correspondientes no serÆn iguales, ya que los módulos de elasticidad 
son diferentes. Así, los esfuerzos en los dos materiales serÆn proporcionales a la razón de sus módulos 
de elasticidad. La raz·n del m·dulo del acero al m·dulo del concreto se denomina razón modular (n):

n =
Es

Ec

Si la razón modular para una viga particular es 10, el esfuerzo en el acero serÆ 10 veces el esfuerzo 
en el concreto a la misma distancia del eje neutro. Otra forma de decir esto es que cuando n � 10, 1 plg2 
de acero tomarÆ la misma fuerza total que 10 plg2 de concreto.

Para la viga de la Figura 2.6, las varillas de acero se han remplazado por un §rea equivalente de con-
creto ýcticio (nAs), que supuestamente puede resistir tensión. A esta Ærea se le llama Ærea transformada. 
La secci·n transversal revisada resultante o secci·n transformada se trata igual que en las vigas hechas 
de un material homog®neo el§stico. En la ýgura se muestra tambi®n un diagrama que indica la varia- 
ción de los esfuerzos en la viga. En el lado de tensión se presenta una línea punteada porque el diagrama 
es discontinuo. En esa zona se supone que el concreto estÆ agrietado y que no es capaz de resistir ten-
siones. El valor indicado al lado del acero es el esfuerzo ýcticio en el concreto que se presentar²a si el 
concreto estuviese bajo tensiones. Este valor se indica como fs /n porque debe multiplicarse por n para 
dar el esfuerzo fs en el acero.

w =
8M
l2

=
8 ( 190 .69 pies-k )

( 24 pies)2
= 2.648 k/pies = 2648 lb/pies

Mcr =
frIg
c

=
( 411 lb/plg 2 ) ( 60 ,185 plg4 )

( 10 .81 plg )
= 2,288 ,255 plg-lb = 190 .69 pies-k

w =
8M
l2

=
8 ( 97 .28 pies-k )

( 24 pies)2
= 1.351 k/pies = 1351 lb/pies

Mcr =
frIg
c

=
( 411 lb/plg 2 ) ( 60 ,185 plg 4 )

( 32 plg . � 10 .81 plg.)
= 1167 .344 plg-lb = 97 .28 pies-klb

ALFAOMEGA
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Construcción de un puente en un sistema de in-
tercambio de tr§ýco sin cruzar a nivel. (Donovan 
Reese/Getty Images, Inc.)

Los Ejemplos 2.3 a 2.5 son problemas de secciones transformadas que ilustran los c§lculos necesa-
rios para determinar los esfuerzos y momentos resistentes en vigas de concreto reforzado. El primer paso 
en cada uno de estos problemas es localizar el eje neutro, que se supone situado a una distancia x de la 
superýcie comprimida de la viga. El primer momento del §rea de compresi·n de la secci·n transversal 
de la viga respecto al eje neutro debe ser igual al primer momento del Ærea de tensión respecto al eje 
neutro. La ecuaci·n cuadr§tica (segundo grado) que resulta puede resolverse completando los cuadrados 
o usando la fórmula cuadrÆtica.

DespuØs de localizar el eje neutro, se calcula el momento de inercia de la sección transformada, y 
los esfuerzos en el concreto y en el acero se calculan con la f·rmula de la þexi·n.

Figura 2.6 Sección transformada agrietada.

N. A
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EJEMPLO 2.3

Calcular los esfuerzos de þexi·n en la viga mostrada en la Figura 2.7 usando el m®todo del §rea transformada;  
f �

c  � 3 000 lb/plg2, n � 9 y M � 70 pie-klb.

Solución  

Tomando momentos respecto al eje neutro (remítase a la Figura 2.8)
 

(12 plg) (x) x
2

= (9)(3.00 plg)(17 plg x )

6x 2 = 459 27.00x

Se resuelve la ecuación completando el cuadrado

 6x 2 + 27.00x = 459

x 2 + 4.50x = 76.5

(x + 2.25)(x + 2.25) = 76.5 +(2.25)2

x = 2.25 + 76.5 +(2.25)2

x = 6.780 plg

Momento de inercia

I =
1
3

(12 plg)(6.78 plg)3 +(9)(3.00 plg )(10.22 plg)22 = 4 067 plg4

Esfuerzos por þexi·n

fc =
My
I

=
(12)(70 000pie-lb)(6.78 plg )

4 067 plg4
= 1 400 lb/plg2

fs = n
My
I

= (9)
(12)(70 000 pie-lb )(10.22 plg)

4 067  plg4
= 18 998 lb/plg2

Figura 2.7 Sección transversal 
de la viga del Ejemplo 2.3.

Figura 2.8 Sección transformada agrietada 
del Ejemplo 2.3.

3 varillas #9
(As � 3.00 plg2)

nAs � 27 plg2

N. A
x

17 plg � x

12��

12��

17��

17��

3��

20��

ALFAOMEGA
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EJEMPLO 2.4

Determinar el momento resistente permisible de la viga del Ejemplo 2.3, si los esfuerzos permisibles son: 

fc � 1 350 lb/plg2 y fs � 20 000 lb/plg2.

Solución

Mc =
fcI
y

=
(1 350 lb/plg2)( 4 067 plg4)

6.78 plg
= 809 800 plg-lb = 67.5 pie-klb � 

Ms =
fsI
ny

=
(20 000 lb/plg2)(4 067 plg4)

(9)(10.22plg)
= 884 323 plg-lb = 73.7 pie-klb

Comentario

En una viga dada, el concreto y el acero usualmente no alcanzan sus esfuerzos permisibles m§ximos bajo 
exactamente los mismos momentos þexionantes. Tal es el caso para la viga de este ejemplo, donde el 
concreto alcanza su esfuerzo permisible m§ximo bajo un momento de 67.5 pie-klb, mientras que el acero 
no alcanza su valor m§ximo sino hasta que se aplica un momento de 73.7 pie-klb. El momento resistente 
de la secci·n es de 67.5 pie-klb porque si este valor se excede, el concreto resultar§ sobresforzado, aun 
cuando el esfuerzo en el acero sea menor que el esfuerzo permisible correspondiente.

EJEMPLO 2.5

Calcular los esfuerzos de þexi·n en la viga mostrada en la Figura 2.9 usando el m®todo de la secci·n transformada; 
n � 8 y M � 110 pie-klb.

Solución 

Se localiza el eje neutro (supóngase que el eje neutro se encuentra abajo de la muesca)

(18 plg) (x)
x
2

6 plg)(6 plg)(x 3 plg ) = (8)(5.06 plg2)( 23 plg x)

9x 2 36x + 108 = 931 40.48x
9x 2 + 4.48x = 823
x 2 + 0.50x = 91.44

(x + 0.25)(x + 0.25) = 91.44 +(0.25)2 = 91.50

x = 0.25 = �����91.50
�

= 9.57
x = 9.32 plg > 6 plg � la posición supuesta para el eje neutro, 

debajo de la muesca es correcta

Momento de inercia

I = (6 plg )(9.32 plg )3(2)+ 1
3 (6 plg )(3.32 plg )3 +(8)(5.06 plg2)(13.68 plg )2 = 10.887 plg41

3

CÆlculo de los esfuerzos

fc =
(12)(110 000 pie-lb)(9.32 plg)

10 887 plg4
= 1 130 lb/plg

fs = (8)
(12)(110 000 pie-lb)(13.68 plg)

10 887 plg4
= 13 269 lb/plg2

2
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EJEMPLO 2.6

Calcular los momentos þexionantes en el concreto y en el acero de refuerzo, usando el m®todo del §rea transforma-
da:  f �

c  � 3 000 lb/plg2, concreto de peso normal, n � 9, y M � 250 pie-klb.  

Solución   

Suponga que el eje neutro estÆ en el alma, y tome momentos con respecto al eje neutro de la sección transformada 
para este ejemplo:

Usando una calculadora que resuelva ecuaciones cuadrÆticas, se obtiene x = 5.65 plg. Como este valor 
de x sobrepasa a hf igual a 5 plg, la hipótesis de que el eje neutro estÆ en el alma es vÆlida. Si x hubiera 
sido menor que 5 plg, entonces el valor que obtuvimos no habría sido vÆlido, y las ecuaciones anteriores 
tendrían que reescribirse y resolverse suponiendo que x < hf.

Figura 2.9 Sección transversal de la viga del Ejemplo 2.5.

4 varillas #10

(5.06 plg2)

N. A

x

23 � x

6��

6��

6�� 6��

23��

3��

18��

bf = 60 plg.

hf = 5 plg.

bf = 60 plg.

d = 28 plg.

hf = 5 plg.

sección transformada

d = 28 plg.
As = 6 #8 varillas

bw = 12 plg. bw = 12 plg.

nAs = 42.39 plg.2

Icr =
(b f � bw )h3

f

12
+ (b f � bw )h f x �

h f

2

2

+
bw x3

12
+bw x

x
2

+nA s (d � x)2

=
( 60 plg � 12 plg ) ( 5 plg )3

12
+ ( 60 plg � 12 plg ) ( 5 plg ) 5.65 plg �

5 plg
2

2

+
( 12 plg ) ( 5.65 plg )3

3
+ (9) ( 4.71 plg 2) ( 28 plg � 5.65 plg

=24 ,778 plg 4

(b f � bw )h f x �
hf

2
+

bw x2

2
=nA s (d � x)

( 60 plg � 12 plg ) ( 5 plg ) x �
5 plg

2
+

( 12 plg ) (x )2

2
= (9) ( 4.71 plg 2) ( 28 plg � x)

ALFAOMEGA
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La parte en forma de T de la secci·n transformada podr²a dividirse en rect§ngulos de otras maneras ade-
m§s de la que se muestra. La respuesta resultante ser²a la misma.

Ahora el esfuerzo en el concreto puede calcularse como:

Este esfuerzo en el concreto estÆ muy por debajo de los valores permisibles que alguna vez estuvieron 
en el C·digo ACI. Entonces eran 0.45 f �

c  = (0.45) (3 000 lb/plg2) = 1350 lb/plg2.
Ahora bien, el esfuerzo en el concreto puede calcularse como:

Este esfuerzo en el acero de refuerzo es ligeramente mayor que los valores permisibles que alguna vez 
estuvieron en el C·digo ACI. Anteriormente eran 24 000 lb/plg2 para acero de refuerzo de grado 60. Esto 
es aproximadamente un sobreesfuerzo de 1.5 % en el acero y muchos ingenieros aceptar²an que este 
sobreesfuerzo estÆ dentro de la precisión de sus otras hipótesis. Esta viga sería llamada �controlada por 
tensión� porque la capacidad de momento estÆ controlada por el acero, no por el concreto. Esta misma 
viga ser²a controlada por compresi·n si se usara una cantidad mucho mayor de acero. Las vigas controla-
das por tensión son preferibles a aquellas controladas por compresión, como se estudiarÆ posteriormente 
en este libro.

El Ejemplo 2.7 ilustra el an§lisis de una viga de concreto doblemente reforzada, es decir, de una 
viga que contiene acero de compresión, así como de tensión. El acero de compresión generalmente se 
considera antieconómico, pero se presentan casos en que es muy conveniente utilizarlo.

El acero de compresión permite usar vigas notablemente menores que aquellas con sólo acero de ten -
si·n. Los tama¶os reducidos pueden ser muy importantes en los casos en que la limitaci·n de espacio o los 
requisitos arquitectónicos limitan el tamaæo de las vigas. El acero de compresión es muy œtil para reducir 
las deþexiones a largo plazo y ayuda en la colocaci·n de los estribos o del refuerzo por cortante, un tema 
que se ver§ en el Cap²tulo 8. En el Cap²tulo 5 se consideran en detalle las vigas doblemente reforzadas.

La cedencia o þuencia pl§stica del concreto se describe en la Secci·n 1.12. Si se refuerza el lado de 
compresión de una viga, los esfuerzos a largo plazo en ese refuerzo serÆn afectados considerablemente 
por la cedencia en el concreto. Conforme pasa el tiempo, el concreto de compresión se compacta mÆs 
ýrmemente, ocasionando que las varillas de refuerzo (que tienen un þujo pl§stico insigniýcante) tomen 
cada vez mÆs carga.

Como consecuencia de esta cedencia en el concreto, se supone que los esfuerzos en las varillas de 
compresión calculados con el mØtodo del Ærea transformada se duplican con el paso del tiempo. En el 
Ejemplo 2.7, el §rea transformada de las varillas de compresi·n se supone igual a 2n veces su Ærea A�

s.
Para el caso de ñfracturas de ýlamentoò se observar§ en este ejemplo que el §rea del acero de com-

presión realmente se multiplica por 2 n � 1. El Ærea transformada del lado de compresión es igual al Ærea 
de compresión total del concreto mÆs 2nA�

s menos el §rea de los oriýcios en el concreto (1A�

s), que teórica -
mente no debería incluirse en la parte de concreto. Esto es igual al Ærea del concreto de compresión mÆs 
(2n � 1)A�

s. De modo semejante, se usa 2n � 1 en los c§lculos del momento de inercia. Los esfuerzos en 
las varillas de compresión se determinan multiplicando por 2 n veces los esfuerzos en el concreto locali-
zados a la misma distancia del eje neutro.

fs =
nM (d � x)

Icr

=
(9) ( 250 pies-klb ) ( 28 plg � 5.65 plg ) ( 12 plg/pie)

24 ,778 plg 4
= 24 .354 klb/plg 2 = 24 ,354 lb/plg 2

fc =
Mx
Icr

=
( 250 pies-klb ) ( 5.65 plg ) ( 12 plg/pie )

24 ,778 plg4
= 0.684 k/plg 2 = 684 lb/plg 2
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EJEMPLO 2.7 

Calcular los esfuerzos de þexi·n en la viga mostrada en la Figura 2.10; n � 10 y M � 118 pie-klb.

Solución 

Localizar el eje neutro

(14 plg) (x)
x
2

+(20 1)(2.00 plg2)(x 2.5 plg) = (10)(4.00 plg2)(17.5 plg x)

7x 2 + 38x 95 = 700 40x

7x 2 + 78x = 795

x 2 + 11.14x = 113.57

x + 5.57 = ��������113.57 +(5.57)2
�

= 12.02

x = 6.45 plg

 Momento de inercia

I = 1
3 (14 plg)(6.45 plg)3 +(20 1)(2.00 plg2)( 3.95 plg)2 +(10)(4.00 plg2)(11.05 plg)2

= 6 729 plg4.

 Esfuerzos de þexi·n

fc =
(12)(118 000 pie-lb)(6.45 plg)

6 729 plg4
= 1 357 lb/plg2

f �

s = 2n
My
I

= (2)(10)
(12)(118 000 pie-lb)(3.95 plg)

6 729 plg4
= 16 624 lb/plg2

fs = (10)
(12)(118 000 pie-lb)(11.05 plg)

6 729 plg4
= 23 253 lb/plg2

Figura 2.10 Secci·n transversal de la viga del Ejemplo 2.7.
a) Sección real b) Sección transformada

x

17.5 plg � x

2 varillas #9

(As � 2.00 plg2)

4 varillas #9

(As � 4.00 plg2)

15��

20��

14��

2

2

2

2

1

1

��

��

����������
�

��
�

���
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2.4 MOMENTOS ÚLTIMOS O NOMINALES DE FLEXIÓN

En esta sección se presenta una introducción muy breve al cÆlculo de la resistencia œltima o nominal a 
la þexi·n en vigas. Este tema se contin¼a m§s ampliamente en el siguiente cap²tulo, donde se presentan 
fórmulas, limitaciones, diseæos y otras consideraciones. Para este anÆlisis, se supone que las varillas de 
refuerzo a tensión estÆn trabajando a su punto de cedencia antes de que se aplaste el concreto en el lado 
de compresión de la viga. Veremos en el Capítulo 3 que el Código ACI requiere que todos los diseæos de 
vigas se hagan bajo esta hipótesis.

Despu®s de que los esfuerzos de compresi·n en el concreto exceden el valor 0.50 f �

c  ya no varían 
directamente a la distancia del eje neutro o como una línea recta. Su comportamiento se vuelve mÆs bien 
como el que se muestra en la Figura 2.11 b. Se supone, para los ýnes de este an§lisis, que el diagrama de 
compresi·n curvo se remplaza con uno rectangular con un esfuerzo constante de 0.85 f �

c  como se muestra 
en la parte c de la ýgura. Se considera, adem§s, que el diagrama rectangular de altura a tiene el mismo c.g. 
(centro de gravedad) y la misma magnitud total que el diagrama curvo. (En la Secci·n 3.4 del Cap²tulo 3  
de este texto veremos que esta distancia a se hace igual a �1c, donde �1 es un valor obtenido en pruebas 
y especiýcado por el c·digo.) Estas hip·tesis nos permiten calcular f§cilmente la resistencia te·rica o 
nominal a þexi·n de vigas de concreto reforzado. Las pruebas experimentales avalan que con estas hip·-
tesis usadas aqu², puede determinarse con precisi·n las resistencias a la þexi·n.

Para obtener la resistencia nominal o teórica por momento de una viga, se aplican los siguientes 
pasos, como se ilustra en la Figura 2.11 y en el Ejemplo 2.8.

1. Calcular la fuerza total de tensión T � As fy.

2. Igualar la fuerza total de compresión C � 0.85 f �

c ab a la expresi·n As fy y despeje a. En esta expre-
sión,  ab es el §rea supuesta esforzada en compresi·n a 0.85 f �

c . La fuerza de compresi·n C y la 
fuerza de tensión T deben ser iguales para mantener el equilibrio en la sección.

3. Calcular la distancia entre los centros de gravedad de T y C. (Para una viga rectangular, la sección 
transversal es igual a d � a/2.)

4. Determinar Mn, que es igual a T o C veces la distancia entre sus centros de gravedad.

Figura 2.11 Par de fuerzas de compresión y tensión del momento nominal.

a) Viga b)  Variación real del esfuerzo 
de compresión

c)  Variación supuesta del 
esfuerzo de compresión

esfuerzo de 
compresión  
en el  
concreto
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EJEMPLO 2.8

Determinar la resistencia Mn por momento ¼ltimo te·rico o nominal de la secci·n de la viga mostrada en la Figura 
2.12, si fy = 60 000 lb/plg2 y f �

c  � 3 000 lb/plg2.

Solución  

CÆlculo de las fuerzas T y C de tensión y compresión

T = Asfy = (3.00 plg2)(60 klb/plg2) = 180 klb

C = 0.85f �

cab = (0.85)(3 klb/plg2)(a)(14 plg) = 35.7a

 Igualando T y C y despejando a

 T = C por equilibrio

180 = 35.7a

a = 5.04 plg

 El cÆlculo del brazo de momento interno y de la capacidad de momento nominal es 

d
a
2

= 21 plg
5.04 plg

2
= 18.48 plg

Mn = (180klb)(18.48 plg) = 3 326.4 plg-klb = 277.2 pie-klb

En el Ejemplo 2.9 se determina la capacidad del momento nominal de otra viga en forma anÆloga a 
como se hizo en el Ejemplo 2.8. La ¼nica diferencia es que la secci·n transversal del §rea (Ac) compri-
mida a 0.85 f �

c  no es rectangular. Entonces, una vez calculada esta Ærea es necesario localizar su centro de 
gravedad. El c.g. del §rea en compresi·n del concreto para la viga de la Figura 2.13 se muestra como la 
distancia y��desde la parte superior de la viga en la Figura 2.14. Luego, el brazo de palanca entre C y T es 
igual a d � y��(que corresponde a d � a/2 en el Ejemplo 2.8) y Mn es igual a As fy(d � y� ).

Con este procedimiento muy simple se pueden calcular los valores de Mn para vigas con refuerzo de 
tensión y cualquier sección transversal.

Figura 2.12 Secci·n transversal de la viga del Ejemplo 2.8.

3 varillas #9
(As = 3.00 plg2)

ALFAOMEGA
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EJEMPLO 2.9

Calcular la resistencia por momento ¼ltimo nominal o te·rico de la secci·n de la viga mostrada en la Figura 2.13, 
si fy � 60 000 lb/plg2 y f �

c  � 3 000 lb/plg2. Los bordes de 6 plg de ancho en la parte superior son necesarios para 
soportar losas de concreto precoladas.

Solución

T = Asfy = (4.00 plg2)(60 klb/plg2 ) = 240 klb

C = (0.85f �

c )(Ærea Ac de concreto reforzado a 0.85f �

c )

= 0.85f �

cAc

Espigones para la base de la Guardia costera de Estados Unidos, Boston, Massachusetts. (Cortes²a de EFCO Corp.)

Figura 2.13 Sección transversal de 
la viga del Ejemplo 2.9.

Figura 2.14 `rea sujeta al bloque del esfuerzo 
de compresión del Ejemplo 2.9.

c.g. del 
Ærea Ac de 

compresión

(As = 4.00 plg2)
4 varillas #9

58.12 plg2

6 plg
36 plg2
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 Igualando T y C y despejando Ac

Ac =
T

0.85f �

c
=

240
(0.85)(3 klb/plg2)

= 94.12 plg2

Las 94.12 plg2 en la parte superior de la viga en la Figura 2.14 est§n esforzadas en compresi·n a 0.85 f �

c . Se 
puede demostrar que esta §rea se extiende a 9.23 plg hacia abajo desde la parte superior de la viga. Su c.g. (centro 
de gravedad) se localiza tomando los momentos en la parte superior de la viga como sigue:

y =

(36 plg2)(3 plg)+ (58.12 plg2) 6 plg +
3.23 plg

2
94.12

= 5.85 plg

d y = 21 plg 5.85 plg = 15.15 plg

Mn = (240 klb)(15.15 plg) = 3 636 plg-klb = 303 pie-klb

2.5 EJEMPLO DEL PROBLEMA USANDO UNIDADES SI

En el Ejemplo 2.10, se calcula la resistencia nominal por momento de una viga usando unidades SI. 
Las Tablas B.1 a B.9 en el Ap®ndice B proporcionan informaci·n concerniente a diversos grados de 
concreto y acero, así como a diÆmetros de varillas, Æreas, etc., todo dado en unidades SI.

EJEMPLO 2.10

Determinar la resistencia nominal por momento de la viga mostrada en la ýgura 2.15 si f �

c � 28 MPa y fy � 420 MPa.

Solución

T = C

Asfy = 0.85f �

cab

a =
As fy

0.85f �

c b
=

(1 530 mm
2
)(420 MPa)

(0.85)(28 MPa)(300 mm)
= 90 mm

Mn = T d
a
2

= C d
a
2

= As fy d
a
2

= (1 530 mm
2
)(420 MPa) 430 mm

90 mm
2

= 2.474 108 N mm = 247.4 kN m

Figura 2.15 Sección transversal de la viga del Ejemplo 2.10.
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2.6 HOJAS DE C`LCULO DE LA COMPUTADORA

En el sitio web http://libroweb.alfaomega.com.mx/ para este libro de texto, se proporcionan varias hojas 
de c§lculo para que el estudiante las use como ayuda en la soluci·n de problemas. Se clasiýcan en cate-
gorías por capítulo. Observe que la mayor parte de las hojas de cÆlculo tienen hojas de trabajo mœltiples 
indicadas por etiquetas en la parte inferior. Las tres hojas de trabajo disponibles para el Cap²tulo 2 
incluyen: 1) cÆlculo del momento de agrietamiento, 2) esfuerzos en vigas rectangulares individualmente 
reforzadas, y 3) resistencia nominal de vigas rectangulares individualmente reforzadas.

EJEMPLO 2.11

Repetir el Ejemplo 2.1 usando la hoja de c§lculo proporcionada para el Cap²tulo 2.

Solución   

Abra la hoja de cÆlculo del Capítulo 2 y seleccione la hoja de trabajo llamada Cracking Moment [Momento de 
Agrietamiento]. Capture sólo las celdas sombreadas en amarillo 2; a continuación se dan los primeros seis valores.

f �

c � 4 000 lb/plg2

M � 25 pie-klb

b � 12 plg

h � 18 plg

�c � 145 lb/pie3

� � 1.00

Ig � bh3/12 � 5 832 plg4

fr � 7.5� SQRT ( f �

c ) 474 lb/plg2

f � 463 lb/plg2

Mcr � 307 373 plg-lb

Mcr � 25.6 pie-klb

Los ¼ltimos cinco valores son los mismos que se calcularon en el Ejemplo 2.1.

EJEMPLO 2.12

Repetir el Ejemplo 2.3 usando la hoja de c§lculo proporcionada para el Cap²tulo 2.

Solución 

 Abra la hoja de cÆlculo del Capítulo 2 y seleccione la hoja de trabajo llamada Elastic Stresses [Esfuerzos elÆsticos]. 
Capture sólo las celdas sombreadas en amarillo; a continuación se dan los primeros siete valores.
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b  � 12 plg

d � 17 plg

n � 9

As � 3 plg2

M � 70 pie-klb

f �

c � 3 000 lb/plg2

�c � 145 lb/pie3

Ec  � 3 155 924 lb/plg2

n  � 9.19

n�  � 0.132

x � 6.78 plg

Icr � 4 067 plg4

fc �Mx/I � 1 401 lb/plg2

fs ��nM(d � x ) /I � 18 996 lb/plg2

Los ¼ltimos cuatro valores son los mismos (con un peque¶o redondeo) que se calcularon en el Ejemplo 2.2.

EJEMPLO 2.13

Repetir el Ejemplo 2.8 usando la hoja de c§lculo proporcionada para el cap²tulo 2.

Solución   

Abra la hoja de cÆlculo del Capítulo 2 y seleccione la hoja de trabajo llamada Nominal Moment Strength [Resistencia 
del momento nominal]. Capture sólo las celdas que estÆn sombreadas en amarillo en la hoja de cÆlculo; a continua-
ción se dan los primeros cinco valores.

f �

c  � 3000 lb/plg2

b � 14 plg

d � 21 plg

As � 3 plg2

 fy � 60 pie-klb

a � 5.04

�n � 3326.2 plg-klb

�n  � 277.2 pie/klb

La tercera hoja de trabajo, llamada Nominal Moment Strength, se puede usar para resolver f§cilmente el Ejemplo 2.8. En este caso, in-
grese los primeros cinco valores y los resultados ser§n los mismos que en el ejemplo. El proceso se puede invertir si se usa ñGoal seekò 
[bœsqueda de objetivo]. Suponga que usted desea saber cuÆnto acero de refuerzo (As), es necesario para resistir un momento, Mn, de 320 
pie-klb para la viga mostrada en el Ejemplo 2.8. Sombree la celda donde se calcula (Mn) en pie-klb (celda C11). Luego vaya a ñDataò 

ALFAOMEGA
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PROBLEMAS

Momentos de agrietamiento

En los Problemas 2.1 al 2.5, determine los momentos de agrietamiento para las secciones mostradas si f �

c  � 4  000 lb/plg2, el módulo de 
ruptura  es fr � 7.5n ��f �

c . y el concreto de peso normal, n = 1.0.

Problema 2.1 (Resp. 40.7 pie-klb.)

����

�� ���
�� ���

� ���

�� ���

Problema 2.2.

� ���

�� ���
�� ���

�� ���

����

Problema 2.3 (Resp. 25.6 pie-klb.)

� ���

�����

�� ��� �� ���

� ���

�����

�� ���

Problema 2.4

� ���

�� ���

�� ���

� ���

� ���

�� ���

����

[datos] en la parte superior de la ventana de Excel y seleccione ñWhat-If Analysisò 
[An§lisis de qu® pasa si] y ñGoal seekéò [b¼squeda de objetivo]. La ventana Goal 
Seek mostrada se abrir§. En ñSet cellò [selecci·n de celda] aparece C11 porque la 
sombre· cuando usted seleccion· Goal Seek. En ñTo valueò [valor], teclee 320 
porque ®se es el momento que usted est§ buscando. Finalmente, para ñBy changing 
cellò [celda que cambia], teclee C7 porque el §rea del acero de refuerzo es lo que 
usted quiere variar para producir un momento de 320 pie-klb. Haga clic en OK y el 
valor de As cambiarÆ a 3.55. Esto quiere decir que se requiere un Ærea de acero de 
3.55 plg2 para producir una capacidad de momento Mn de 320 pie-klb. La opci·n 
Goal Seek puede usarse de una manera similar para la mayor parte de las hojas de 
c§lculo provistas en este texto.
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Problema 2.5 (Resp. 59.8 pie-klb.)

�� ���

� ���

�����

� ���

� ��� � ��� � ���

�� ���

� ���

�����

En los Problemas 2.6 y 2.7 calcule la carga uniforme (adicional al 
peso propio de la viga) que ocasionarÆ que las secciones empiecen 
a agrietarse si se usan en claros simplemente apoyados de 28 pies. 
f �

c  � 4 000 lb/plg2, fr � 7.5n ��f �

c , concreto de peso normal, n = 1.0, 
y peso eso del concreto reforzado � 150 lb/pie3.

Problema 2.6.

������

�� ���

� ���

�� ���

����

Problema 2.7 (Resp. 0.343 klb/pie.)

����

��� ���� ����

����

����

����

MØtodo de la sección transformada

En los Problemas 2.8 al 2.14, suponga que las secciones est§n 
agrietadas y use el mØtodo de la sección transformada para calcu-
lar sus esfuerzos de þexi·n para las cargas o momentos dados.

Problema 2.8.

�� ���
�� ���

� ���

��  ���

����

��������������

�����

Problema 2.9 Repita el Problema 2.8 si se usan cuatro varillas del 
#7. (Resp. fc � 1 214 lb/plg2,  fs � 19 826 lb/plg2.)

Problema 2.10

�� ���

�����

�����

������

�� ���

����

���������������

�����

Problema 2.11 (Resp. fc � 1 187 lb/plg2, fs � 13 497 lb/plg2 en el 
lecho inferior; fs = 12 289 lb/plg2 en el centroide del acero.)
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Problema 2.12

�����������������������������
����������
�	

�� ��� ���� ���
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�

�

Problema 2.13 (Resp. fc � 1 762 lb/plg2,  fs � 28 635 lb/plg2 en el centroide del acero.)

�������������������������

�����������
����
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Problema 2.14

�� ���
�� ���

� ��� � ��� �����

� ���

� ����� ���

����

��������������

�����

Problema 2.15 Usando el mØtodo de la sección transformada, 
calcule el momento resistente permisible de la viga del Proble-
ma 2.10 si los esfuerzos permisibles son fs � 24 000 lb/plg2 y   
fc � 1 800 lb/plg2. (Resp. 258.8 pie-klb.)

Problema 2.16 Calcule el momento resistente de la viga del 
Problema 2.13, si se emplean ocho varillas del #10 y si n � 10,   
fs = 20 000 lb/plg2 y fc � 1 125 lb/plg2. Use el mØtodo de la sección 
transformada.
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Problema 2.17 Usando el mØtodo de la sección transformada, 
¿quØ carga uniforme permisible puede soportar esta viga ademÆs 
de su propio peso para un claro simplemente apoyado de 28 pies? 
Peso del concreto � 150 lb/pie3,  fs � 24 000 lb/plg2 y  fc � 1 800 
lb/plg2. (Resp. 3.11 klb/pie.)

� ��� � ��� � ���

� ���

� ���

�� ���

� ���

�� ���

�����

�� ���

n����

En los Problemas 2.18 a 2.21 determine los esfuerzos de þexi·n en estos miembros, aplicando el m®todo de la secci·n transformada.

Problema 2.18

�� ���

������

�����

�� ���

� ���

������

�������

���������������

������

Problema 2.19 (Resp.  fc � 1 223 lb/plg2,  fs � 30 185 lb/plg2 en el centroide del acero.)
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Problema 2.20

����
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�������� �������������


�����

Problema 2.21 (Resp.  fc � 1 280 lb/plg2;  f �

s � 15 463 lb/plg2; 
fs = 26 378 lb/plg2.)
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Problema 2.22 Calcule el momento resistente permisible de la 
sección mostrada aplicando el mØtodo de la sección  transformada, 
si fc � 1 800 lb/plg2, fs � f�s � 24 000 lb/plg2 y n � 8.

En los Problemas 2.23 a 2.25 usando el mØtodo de sección trans-
formada, determine los momentos resistentes permisibles de las 
secciones mostradas. Observe que, en las operaciones, fallow se 
reýere a allowable resisting moments [momentos resistentes per-
misibles].

�� ���

� ���

� ���

�� ���

� ���

� ���

�� ���

� ���

� ���

�����

�����

� ���

Problema 2.23 (Resp. 140.18 pie-klb.)

E � 29 � 106 lb/plg2, fallow tensión o compresión = 30 000 lb/plg 2

E � 20 � 106 lb/plg2,
fallow tensión o compresión � 20 000 lb/plg2
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Problema 2.24.

Placa de acero de 1--
2 

plg � 91--
2
�plg (Es � 29 � 106 lb/plg2, fallow tensión o compresión � 24 000 lb/plg2) 

Dimensiones de tablones de madera cepillada 11--4
�plg � 91--

2
�plg

(Ew � 1.76 � 106 lb/plg2, fallow tensión o compresión � 1 875 lb/plg2)

Problema 2.25 (Resp. 124.4 pie-klb.)

Placa de acero de 1� � 5� (Es = 29 � 106 lb/plg2, fallow tensi·n o compresi·n = 24 000 lb/plg2)

Dimensiones de cuatro tablones de madera cepillada 11--4 plg � 111--4
�plg

(Ew = 1.76 � 106 lb/plg2, fallow tensi·n o compresi·n = 1 800 lb/plg2)

AnÆlisis de resistencia nominal

En los Problemas 2.26 a 2.29 determine la capacidad por momento nominal o teórico Mn de cada viga, 
si  fy � 60 000 lb/plg2 y  f �

c � 4 000 lb/plg2.

Problema 2.26.

����

������
������

� ����� ���

Problema 2.27 (Resp. 837.3 pie-klb.)
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Problema 2.28 Problema 2.29 (Resp. 680.7 pie-klb.)

Para los Problemas 2.30 a 2.34, determine la capacidad nominal por momento Mn para cada una de las vigas rectangulares.

Problema. No. b (plg) d (plg) Varillas f �

c (klb/plg2) fy(klb/plg2) Resp.

2.30 14 21 3 #9 4.0 60 �
2.31 18 28.5 8 #10 4.0 60 1 191.1 pie-klb
2.32 14 20.5 4 #10 5.0 60 �
2.33 18 25.5 4 #11 5.0 75 876.4 pie-klb
2.34 22 36 6 #11 3.0 60 �

Para los Problemas 2.35 a 2.39, determine Mn si  fy � 60 000 lb/plg2 y  f �

c � 4 000 lb/plg2.

Problema 2.35 (Resp. 502.2 pie-klb.)
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Problema 2.36 
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Problema 2.37 Repita el Problema 2.35 si se emplean 4 varillas 
del #11. (Resp. 771.3 pie-klb.)
Problema 2.38 Calcule Mn para la viga del Problema 2.36 si se 
emplean 6 varillas del #8.
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Problema 2.39 (Resp. 456 pie-klb.)

����

���

����
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���

����

���
��� ���������

Problema 2.40 Determine la carga nominal uniforme, wn (incluyendo el peso de la viga), que cause un momento þexionante igual a  
Mn � fy � 60 000 lb/plg2  f �

c � 4 000 lb/plg2.

����

����

����
����

���
���

����������

Problema 2.41 Determine la carga nominal uniforme, wn (incluyendo el peso de la viga), que cause un momento þexionante igual a  
Mn � f

�

c � 3 000 lb/plg2  y fy � 60 000 lb/plg2 (Resp. 5.74 klb/pie.)
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Problemas con unidades SI 

En los Problemas 2.42 a 2.44, determine los momentos de agrie-
tamiento para las secciones mostradas si  f �

c � 28 MPa y si el 
módulo de ruptura es  fr � 0.7 ��f �

c  con f �

c  en MPa.

Problema 2.42
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������

������

Problema 2.43 (Resp. 54.0 kN�m.)
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Problema 2.44
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En los Problemas 2.45 a 2.47 calcule los esfuerzos de þexi·n 
en el concreto y el acero para las vigas mostradas, usando el 
mØtodo de la sección transformada.

Problema 2.45 (Resp.  fc � 10.07 MPa,  fs � 155.9 MPa.)
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Problema 2.46
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Problema 2.47 (Resp.  fc � 9.68 MPa, f �

s � 118.4 MPa,  fs � 164.1 MPa.)
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En los Problemas 2.48 a 2.55, calcule los valores de Mn.

Problema no. b (mm) d (mm) Varillas f �

c  (MPA) fy (MPA) Respuesta

2.48 300 600 3 #36 35 350 __

2.49 320 600 3 #36 28 350 560.5 kNĿm
2.50 350 530 3 #25 24 420 __

2.51 400 660 3 #32 42 420 644 kNĿm

Problema 2.52
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Problema 2.53 Repita el Problema 2.48 si se emplean cuatro varillas #36.
(Resp. 734 kN�m.)

ALFAOMEGA
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Problema 2.54
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Problema 2.55 (Resp. 766 kN�m.)
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Problema 2.56 Repita el Problema 2.27 usando las hojas de c§lcu-
lo del Capítulo 2.
Problema 2.57 Repita el Problema 2.28 usando las hojas de c§lcu-
lo del Capítulo 2. (Resp. 561.9 pie-klb.)
Problema 2.58 Elabore un diagrama de þujo para la determina-
ción de Mn para una viga rectangular de concreto reforzado para 
tensión.



Capítulo 3

AnÆlisis por resistencia de vigas de 
acuerdo con el Código ACI

3.1 MÉTODOS DE DISEÑO

Desde principios del siglo XX hasta los primeros aæos de la dØcada de 1960, casi todo el diseæo de estruc-
turas de concreto reforzado en Estados Unidos se hizo aplicando el mØtodo de diseæo de esfuerzos de 
trabajo (llamado tambiØn diseæo por esfuerzos permisibles o diseæo lineal). En este mØtodo, frecuente-
mente llamado WSD (Working Stress Design), se calculan primero las cargas muertas y vivas, llamadas 
cargas de trabajo o cargas de servicio, que han de ser soportadas. Luego se determina el tamaæo de los 
miembros de la estructura, de manera que los esfuerzos calculados por medio del mØtodo de la sección 
transformada no excedan de ciertos valores límites o permisibles.

Desde 1963, el mØtodo del diseæo por resistencia œltima ha ganado rÆpidamente mucha popularidad, 
debido a que: 1) usa un enfoque mÆs racional que el mØtodo de diseæo de esfuerzos de trabajo (WSD); 
2) usa una consideración mÆs realista del concepto de seguridad y 3) conduce a diseæos mÆs económicos. 
En este mØtodo (llamado actualmente diseæo por resistencia) las cargas actuantes muertas y vivas se 
multiplican por ciertos factores de carga (equivalentes a factores de seguridad) y los valores resultantes 
se llaman cargas factorizadas. Los miembros se seleccionan entonces de manera que teóricamente fallen 
justo bajo las cargas factorizadas.

Aunque casi todas las estructuras de concreto reforzado que el lector encontrarÆ serÆn diseæadas por 
el mØtodo de diseæo por resistencia, es conveniente que estØ familiarizado con el mØtodo de diseæo de 
esfuerzos de trabajo, por las siguientes razones:

1. Algunos proyectistas usan el mØtodo de diseæo de esfuerzos de trabajo (WSD) para diseæar es- 
tructuras que contienen líquidos (como tanques de agua y diversas estructuras sanitarias). Cuan-
do estas estructuras se diseæan por WSD, los esfuerzos se mantienen a niveles bastante bajos, 
por lo que el agrietamiento resulta considerablemente menor y en consecuencia se tienen menos 
ýltraciones. (Si el proyectista usa el m®todo de dise¶o por resistencia y hace uso de los m®to- 
dos apropiados para el control del agrietamiento que se describen en el Capítulo 6, se tendrÆn 
pocos problemas de ýltraci·n.)

2. El m®todo ACI para calcular los momentos de inercia usados en el c§lculo de las deþexiones, 
requiere el conocimiento en alguna medida del mØtodo de los esfuerzos de trabajo.

3. El diseæo de miembros de concreto presforzado se basa no sólo en el mØtodo de resistencia, sino 
tambiØn en los cÆlculos de esfuerzo elÆstico en las condiciones de carga de servicio.

El lector debe darse cuenta que el diseæo de esfuerzos de trabajo tiene varias desventajas. Al usar el 
m®todo, el proyectista tiene un conocimiento limitado en lo que se reýere a las magnitudes de los fac-
tores de seguridad contra el colapso; no se considera el hecho de que es deseable aplicar diferentes 
factores de seguridad para las cargas muertas y las cargas vivas; asimismo, el mØtodo no toma en cuenta 
las variaciones en las resistencias y las cargas, ni la posibilidad de que al incrementarse las cargas, 
algunas aumentan mÆs que otras.

En 1956, el Código ACI incluyó por primera vez, como un apØndice, el diseæo por resistencia œltima, 
aunque los códigos para concreto de varios otros países estaban basados en tales consideraciones desde 
hacía varias dØcadas. En 1963, el código puso a la par el diseæo de resistencia œltima con el diseæo de 
esfuerzos de trabajo; el código de 1971 le dio preponderancia al mØtodo de resistencia y sólo mencionó 
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brevemente el mØtodo por esfuerzos de trabajo. Desde 1971 hasta 1999 cada edición del código permitió a 
los proyectistas usar el diseæo de esfuerzos de trabajo y estableció ciertas disposiciones para su aplicación. 
Sin embargo, a partir del código de 2002, no hay permiso para usar el mØtodo WSD. 

El mØtodo de diseæo de la actualidad se llamó durante varias dØcadas diseæo por resistencia œltima; 
pero, como se mencionó, el código ahora usa el tØrmino  diseæo por resistencia. La resistencia de un miem-
bro espec²ýco de concreto reforzado es un valor dado por el c·digo y no es necesariamente la verdadera 
resistencia œltima del miembro. Por consiguiente, se usa el tØrmino mÆs general diseæo por resistencia, ya 
sea referido a la resistencia de vigas, a la resistencia de columnas, a la resistencia al cortante u otras.

3.2 VENTAJAS DEL DISEÑO POR RESISTENCIA

Algunas de las ventajas que tiene el mØtodo de diseæo por resistencia en comparación con el mØtodo de 
diseæo de esfuerzos de trabajo, que ya no estÆ permitido, son las siguientes:

1. La obtención de las expresiones del diseæo por resistencia toma en cuenta la forma no lineal del 
diagrama esfuerzo-deformación unitaria. Cuando se aplican las ecuaciones resultantes, decidida -
mente se obtienen mejores estimaciones de la capacidad de carga.

2. Con el diseæo por resistencia se usa una teoría mÆs consistente para el diseæo de estructuras 
de concreto reforzado. Por ejemplo, en el diseæo por esfuerzos de trabajo se usaban el mØtodo de 
Ærea transformada o el de línea recta para diseæo de vigas y se usaba un procedimiento de diseæo 
por resistencia para las columnas.

3. En el diseæo por resistencia se usa un factor de seguridad mÆs realista. El proyectista ciertamente 
puede estimar las magnitudes de las cargas muertas que una estructura tendrÆ que soportar con mÆs 
exactitud que al estimar las cargas vivas y ambientales. Con el mØtodo de diseæo por esfuerzos de 
trabajo se usaba el mismo factor de seguridad para cargas muertas, vivas y ambientales. Éste no 
es el caso para el diseæo por resistencia. Por esta razón, el uso de diferentes factores de carga o de 
seguridad en el dise¶o por resistencia para los diferentes tipos de cargas es una mejor²a deýnitiva.

4. Una estructura diseæada con el mØtodo de resistencia tendrÆ un factor de seguridad mÆs uniforme 
contra el colapso. El mØtodo de resistencia aprovecha ventajosamente los aceros de alta resisten-
cia, mientras que el diseæo por esfuerzos de trabajo sólo lo hacía parcialmente. El resultado es 
una mayor economía al emplear el diseæo por resistencia.

5. El m®todo por resistencia permite dise¶os m§s þexibles que el m®todo por esfuerzos de traba-
jo. Por ejemplo, el porcentaje de acero puede variar bastante. En consecuencia, se pueden usar 
grandes secciones con porcentajes pequeæos de acero, o bien secciones pequeæas con grandes 
porcentajes de acero. Tales variaciones no tenían cabida en el mØtodo por esfuerzos de trabajo 
mÆs rígido. Si se usa la misma cantidad de acero en el diseæo por resistencia para una viga espe-
c²ýca, tal como se habr²a usado con WSD, resultar§ una secci·n m§s peque¶a. Si se usa el mismo 
tamaæo de sección requerido por WSD, serÆ requerida una cantidad mÆs pequeæa de acero.

3.3 SEGURIDAD ESTRUCTURAL

La seguridad estructural de una estructura de concreto reforzado puede calcularse con dos mØtodos. El 
primer mØtodo implica calcular los esfuerzos causados por las cargas de trabajo o de servicio y su com-
paración con ciertos esfuerzos permisibles. Usualmente, el factor de seguridad contra el colapso cuando 
se usaba el mØtodo por esfuerzos de trabajo era el menor de los valores f �

c�fc o fy�fs.
El segundo enfoque para la seguridad estructural es el que se usa en el diseæo por resistencia, en el 

cual se considera la incertidumbre. Las cargas de trabajo se multiplican por ciertos factores de carga que 
son mayores que uno. Las cargas resultantes mayores o factorizadas se usan para diseæar la estructura. 
Los valores de los factores de carga varían de acuerdo con el tipo y combinación de las cargas.

Para calcular con precisión la resistencia œltima de una estructura, es necesario tomar en cuenta 
las incertidumbres en la resistencia de los materiales, las dimensiones y la mano de obra. Esto se hace 
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multiplicando la resistencia œltima teórica (llamada aquí resistencia nominal) de cada miembro por el 
factor � de reducción de resistencia , que es menor que 1. Estos valores generalmente varían de 0.90 
para þexi·n hasta 0.65 para algunas columnas.

En resumen, el enfoque del diseæo por resistencia con respecto a la seguridad es seleccionar un 
miembro cuya capacidad œltima de carga calculada multiplicada por su factor de reducción de resistencia 
sea al menos igual a la suma de las cargas de servicio multiplicadas por sus factores de carga respectivos.

Las capacidades de los miembros obtenidas con el mØtodo de resistencia son sensiblemente mÆs 
exactas que las obtenidas con el mØtodo de los esfuerzos de trabajo.

3.4 OBTENCIÓN DE EXPRESIONES PARA VIGAS

Las pruebas de vigas de concreto reforzado conýrman que las deformaciones unitarias var²an en propor-
ción a las distancias del eje neutro, aun en los lados de tensión y aun en la cercanía de cargas œltimas. 
Los esfuerzos de compresión varían aproximadamente en forma lineal hasta que el esfuerzo mÆximo 
es igual a aproximadamente 0.50 f �

c . Sin embargo, Øste no es el caso cuando los esfuerzos son mayores. 
Cuando se alcanza la carga œltima, las variaciones de las deformaciones unitarias y de los esfuerzos son 
aproximadamente como se muestra en la Figura 3.1.

Water Tower Place, Chicago, Illinois, el ediýcio m§s alto de concreto reforzado en 
Estados Unidos (74 niveles, 859 pies). (Cortesía de Dayton Superior.)

Figura 3.1 Distribución de esfuerzos no lineal en condiciones de carga œltima. 
Nótese que la palabra yield se reýere a la cedencia.

variación de la deformación 
unitaria en la condición de 

carga œltima

variación del esfuerzo 
en la condición de carga 

œltima

N. A

f �

c
�c

�s � �yield
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Los esfuerzos de compresi·n var²an desde cero en el eje neutro hasta un valor m§ximo en la ýbra 
extrema o cerca de ella. La variación real del esfuerzo y la posición real del eje neutro varían de viga en 
viga dependiendo de variables tales como la magnitud y el historial de las cargas pasadas, de la contrac-
ción y el revenimiento del concreto, del tamaæo y la separación de las grietas de tensión, de la rapidez 
de carga, etcØtera.

Si la forma del diagrama de esfuerzos fuera la misma para todas las vigas, no sería difícil deducir un 
solo conjunto de f·rmulas para el comportamiento a þexi·n. Sin embargo, debido a estas variaciones de 
los esfuerzos, es necesario sustentar el diseæo de resistencia en una combinación de teoría y resultados 
experimentales.

Aunque la distribución real de esfuerzos dada en la Figura 3.2b) puede parecer importante, en la 
prÆctica cualquier forma supuesta (rectangular, parabólica, trapezoidal, etc.) se puede usar si las ecuacio-
nes resultantes se comparan favorablemente con los resultados experimentales. Los perýles m§s comunes  
propuestos son el rect§ngulo, la par§bola y el trapecio, con el perýl rectangular usado en este texto como 
se muestra en la Figura 3.2c) siendo el mÆs comœn.

Si se supone que el concreto se aplasta bajo una deformación unitaria de aproximadamente 0.003 
(valor un tanto conservador para la mayoría de los concretos) y que el acero cede bajo fy, es posible 
obtener f·rmulas de þexi·n para vigas, sin conocer la distribuci·n exacta de los esfuerzos. Sin embargo, 
es necesario conocer el valor de la compresión total y su centroide.

Whitney1 remplazó el bloque curvo de esfuerzos (vØase la Figura 3.2b por un bloque rectangular 
equivalente de intensidad 0.85 f �

c  y altura � � �1c, como se muestra en la Figura 3.2c). El Ærea de este 
bloque rectangular debe ser igual a la del bloque curvo de esfuerzos y los centroides de los dos bloques 
deben coincidir. Existen suýcientes resultados de pruebas en vigas de concreto como para poder obtener 
la altura del bloque de esfuerzos rectangular equivalente. Por medio de los valores �1 dados en el código 
(Tabla 22.2.2.4.3) se puede obtener este resultado. Para valores f �

c  de 4 000 lb/plg2 o menores, �1 ��0.85 
y debe reducirse continuamente a razón de 0.05 por cada incremento de 1 000 lb/plg 2 en f �

c  por arriba de  
4 000 lb/plg2. Su valor no debe ser menor que 0.65. Los valores de �1 se reducen para concretos de alta 
resistencia, debido primordialmente a las formas de sus curvas esfuerzo-deformación unitaria (vØase la 
Figura 1.1 en el Capítulo 1).

Para concretos con f �

c  > 4 000 lb/plg2, �1 puede determinarse con la siguiente fórmula:

b1 = 0.85
f �

c 4 000lb/plg2

1 000
(0.05 0.65

En unidades SI, �1 debe tomarse igual a 0.85 para resistencias del concreto de hasta 30 MPa inclusi-
ve. Para resistencias mayores a 30 MPa, �1 se debe reducir continuamente a razón de 0.05 por cada  
7 MPa de resistencia en exceso de 30 MPa, pero no se tomarÆ menor que 0.65.

Para concretos con f �

c  > 30 MPa; �1 se puede determinar con la siguiente expresión:

b1 = 0.85 0.008( f �

c 30 MPa 0.65

1Whitney, C.S., 1942, � Plastic Theory of Reinforced Concrete Design�,  Transactions ASCE, 107, pÆginas 251-326.

Figura 3.2 Algunas formas posibles de la distribución de esfuerzos.

a) b)

c
a = �1c

T = As fy T = As fy

c)

f �

c 0.85f �

c
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Con base en estas hipótesis relativas al bloque de esfuerzos, se pueden escribir fÆcilmente las ecua-
ciones de estÆtica para la suma de las fuerzas horizontales y para el momento resistente producido por el 
par interno. De estas ecuaciones pueden despejarse separadamente los valores de a y del momento Mn.

Aquí debemos hacer una aclaración referente al tØrmino Mn, porque de otra manera puede ser con-
fuso para el lector. Mn se deýne como el momento resistente te·rico o nominal de una secci·n. En la Sec-
ción 3.3 se estableció que la resistencia œtil de un miembro es igual a su resistencia teórica multiplicada 
por el factor de reducción de resistencia, o sea, �Mn. La resistencia utilizable por þexi·n de un miembro, 
�Mn, al menos debe ser igual al momento factorizado calculado, Mu, causado por las cargas factorizadas

fMn Mu

Para la deducción de las expresiones de la viga, vØase la Figura 3.3. Igualando las fuerzas horizon-
tales C y T y despejando a, se obtiene,

0.85f �

cab = As fy

a =
As fy

0.85f �

cb
=

rfy d
0.85f �

c

, donde r=
As

bd
= porcentaje de acero de tensión

Como el acero de refuerzo estÆ limitado a una cantidad tal que lo haga ceder antes de que el concreto 
alcance su resistencia œltima, el valor del momento nominal Mn puede escribirse como

Mn = T d
a
2

= As fy d
a
2

y la resistencia ¼til a þexi·n es

 fMn = fAs fy d
a
2

 (Ecuación 3.1)

Si sustituimos en esta expresión el valor previamente obtenido para a (fue ��fy dꞈ/0.85 f �

c ), remplazamos As 
con �bd e igualamos �Mn con Mu, obtenemos la siguiente expresión:

 fMn = Mu = fbd2fyr 1
rfy

1.7f �

c
 (Ecuación 3.2)

Reemplazando As con �bd y haciendo Rn � Mu��bd 2, podemos despejar esta expresión para obtener � 
(el porcentaje de acero requerido para una viga particular) con los siguientes resultados:

 r=
0.85f �

c

fy
1

���������
1

2Rn

0.85f �

c

�
�� �

 (Ecuación 3.3)

Figura 3.3 Fuerzas internas en la viga en condiciones de carga œltima.

c c

d
d a

b
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0.85f �

c

T = As fy

a/2

2

C = 0.85f �

c ab
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En lugar de sustituir valores en esta ecuación para obtener � cuando se trata de secciones rectangulares, 
el lector encontrarÆ que las Tablas A.8 a A.13 en el ApØndice A de este texto son realmente convenientes. 
(Para unidades SI remítase a las Tablas B.8 y B.9 en el ApØndice B.) Otra forma de obtener la misma 
informaci·n es remitirse a la Gr§ýca 1 que est§ tambi®n localizada en el Ap®ndice A. Sin embargo, el 
usuario tendr§ alguna diýcultad para leer con exactitud esta gr§ýca en peque¶a escala. Esta expresi·n 
para � es tambiØn muy œtil para las secciones rectangulares reforzadas a tensión que tengan solamente 
acero de refuerzo a tensión, que no estÆn en las tablas. MÆs tarde en este capítulo se presenta tambiØn una 
tØcnica iterativa para la determinación del Ærea de acero de refuerzo.

3.5 DEFORMACIONES UNITARIAS EN MIEMBROS SUJETOS A FLEXIÓN

Como se mencionó anteriormente, la Sección 22.2.1.2 del código establece la hipótesis de que las defor -
maciones unitarias en miembros de concreto y su refuerzo varían en forma directamente proporcional a 
las distancias de sus ejes neutros. (Esta hipótesis no es aplicable a miembros de gran peralte sometidos 
a þexi·n cuyo peralte en sus tramos libres es mayor a 0.25.) Adem§s, en la Secci·n 22.2.2.1 el c·digo 
establece que la deformaci·n unitaria m§xima ¼til en las ýbras extremas de compresi·n de un miem-
bro sometido a þexi·n debe ser 0.003. Finalmente, la Secci·n 21.2.2.1 establece que para el refuerzo 
de Grado 60 y para todo el refuerzo presforzado podemos establecer que la deformación unitaria en el 
acero es igual a 0.002 en la condición de equilibrio. (Teóricamente, para acero a 60 000 lb/plg 2 es igual a  
fy /Es � 60,000 lb/plg2 /29 � 106 lb/plg2 � 0.00207.)

En la Sección 3.4 se obtuvo un valor para a, la altura del bloque equivalente de esfuerzos de una 
viga. Puede relacionarse con c mediante el factor �1 tambiØn dado en esa sección.

a =
As fy

0.85f �

cb
= b1c

Entonces la distancia c desde las ýbras extremas del concreto en compresi·n al eje neutro es

c =
a
b1

En el Ejemplo 3.1, los valores de a y c se determinan para la viga previamente considerada en el 
Ejemplo 2.8, y se calcula la deformación unitaria �1 en el refuerzo por triÆngulos semejantes.

EJEMPLO 3.1

Determine los valores de a, c y � t�para la viga mostrada en la Figura 3.4. fy � 60 000 lb/plg2 y f �

c  � 3 000 lb/plg2.

���

���

�

� � �

� � �
� ���� �������

�

�����

�������������
������
����

Figura 3.4 Sección transversal de la viga del ejemplo 3.1.
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Solución

a =
As fy

0.85f �

c b
=

(3.00 plg2)(60 klb/plg2)

(0.85)(3 klb/plg2)(14 plg)
= 5.04 plg

b1 = 0.85 para concreto de 3 000 lb/plg2

c =
a

b1
=

5.04 plg
0.85

= 5.93 plg

et =
d c

c
(0.003)=

21 plg 5.93 plg
5.93 plg

(0.003)= 0.00762

Este valor de la deformación unitaria es mucho mayor que la deformación unitaria de cedencia de 0.002. Ésta 
es una indicación del comportamiento dœctil de la viga, ya que el acero estÆ bien adentrado en la meseta de cedencia 
antes de que el concreto se aplaste.

3.6  SECCIONES BALANCEADAS, SECCIONES CONTROLADAS POR 
TENSIÓN Y SECCIONES CONTROLADAS POR COMPRESIÓN 
O SECCIONES FR`GILES

Una viga que tiene una proporción balanceada de acero es aquella en la cual el acero en tensión teórica -
mente alcanzar§ justamente su punto de cedencia al mismo tiempo que las ýbras extremas del concreto 
en compresi·n alcanzan una deformaci·n unitaria igual a 0.003. Si un miembro sometido a þexi·n se 
diseæa de modo que tenga una proporción balanceada de acero, o sea un miembro que estØ controlado 
por su lado de compresión (es decir, si su deformación unitaria en compresión alcanza 0.003 antes de que 
el acero ceda), el miembro puede fallar repentinamente sin previo aviso. A medida que aumenta la carga 
en un miembro de este tipo, generalmente sus deþexiones no ser§n muy notables, aun cuando el concreto 
queda sometido a esfuerzos de compresión muy altos y la falla probablemente ocurrirÆ sin previo aviso 
para los usuarios de la estructura. Estos miembros estÆn controlados en compresión  y se llaman miem-
bros frÆgiles. Obviamente, estos miembros deben ser evitados.

El código, en la Sección 21.2.2, establece que los miembros cuyas deformaciones unitarias calcu -
ladas en tensión son iguales o mayores que 0.0050 al mismo tiempo que la deformación unitaria en el 
concreto es 0.003 se denominan secciones controladas por tensión. Para tales miembros el acero cederÆ 
antes de que el lado de compresi·n se aplaste y las deþexiones ser§n grandes, otorgando a los usua-
rios la advertencia de una falla inminente. AdemÆs, se considera que los miembros con �t � 0.005 son 
totalmente dœctiles.�El ACI seleccionó el valor para �t de 0.005 para aplicarse a todos los tipos de acero 
permitidos por el código, ya sea normal o preforzado. El código establece ademÆs que los miembros 
que tienen deformaciones unitarias netas del acero o valores de �t�entre �ty�y 0.005 estÆn en una región de 
transición entre secciones controladas en compresión y controladas en tensión. Para el acero de refuerzo 
de Grado 60, el cual es muy comœn, �ty�tiene un valor aproximado de 0.002 (ACI 318, Sección 21.2.2.1).

3.7 REDUCCIÓN DE RESISTENCIA O FACTORES �

Los factores de reducción de resistencia se usan para tener en cuenta las incertidumbres respecto a la 
resistencia de los materiales, las inexactitudes en las ecuaciones de diseæo, las aproximaciones del anÆli-
sis, las variaciones posibles en las dimensiones de las secciones de concreto y la colocación del refuerzo, 
la importancia de los miembros en las estructuras de las cuales son parte, etc. El Código ACI 318 (21.2.1) 
prescribe valores de ��o factores de reducción de resistencia para la mayoría de las situaciones. Algunos 
de estos valores dados son:

0.90 para losas y vigas controladas por tensión
0.75 para cortante y torsión en vigas
0.65 o 0.75 para columnas
0.65 o 0.75 a 0.9 para columnas que sustentan cargas axiales muy pequeæas
0.65 para soporte en concreto

ALFAOMEGA
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Los tamaæos de estos factores son una buena indicación de nuestro conocimiento del tema en cues-
tión. Por ejemplo, las capacidades calculadas de momento nominal en miembros de concreto reforzado 
parecen ser muy exactas, mientras que las capacidades de carga calculadas son mÆs dudosas.

Para vigas y losas dœctiles o controladas por tensión donde �t�� 0.005, el valor de ��para þexi·n es 
0.90. Si �t�es menor que 0.005, todavía es posible usar las secciones si �t�no es menor que ciertos valores. 
Esta situación se muestra en la Figura 3.5, que es similar a la Figura R.21.2.2b) en el Comentario del 
Código ACI 318-14.

Los miembros sujetos a cargas axiales iguales o menores que 0.10 f �

c Ag pueden usarse sólo cuando 
�t�no sea menor que 0.004 (ACI 318, Sección 9.3.3.1). Una implicación importante de este límite es 
que las vigas de concreto reforzado deben tener una deformación unitaria en tensión de al menos 0.004. 
Si los miembros estÆn sujetos a cargas axiales � 0.10 f �

c Ag entonces �t�no estÆ limitado. Cuando los 
valores de �t estÆn situados entre �yt y  0.005, se dice que estÆn en el intervalo de transición entre las 
secciones controladas por tensión y las controladas por compresión. En este intervalo los valores de � 
estarÆn situados entre 0.65 o 0.70 y 0.90, como se muestra en la Figura 3.5. Si  �t Ò �yt, el miembro estÆ 
controlado en compresión y son aplicables los factores � de columna.

El procedimiento para determinar los valores de � en el intervalo de transición se describe poste -
riormente en esta sección. El lector debe entender claramente que el uso de miembros a þexi·n en este 
intervalo es generalmente antieconómico y es probablemente mejor, si la situación lo permite, aumentar 
las profundidades del miembro y/o disminuir los porcentajes de acero hasta que � t sea igual o mayor 
que 0.005. Si esto se hace, no sólo los valores de ��serÆn iguales a 0.9, sino que tambiØn los porcentajes 
de acero no serÆn tan grandes como para causar la aglomeración de las varillas de refuerzo. El resultado 
neto ser§ secciones de concreto ligeramente mayores, con las consiguientes deþexiones m§s peque¶as. 
AdemÆs, como aprenderemos en capítulos subsiguientes, la adherencia del refuerzo con el concreto se 
incrementarÆ en comparación con los casos donde se usan porcentajes mÆs altos de acero.

Hemos calculado valores de porcentajes de acero para diferentes grados de concreto y acero para los 
cuales �t�serÆ exactamente igual a 0.005 y los presentamos en las Tablas A.7 y B.7 en los apØndices de 
este libro de texto. Por consiguiente, es deseable, bajo condiciones comunes, diseæar vigas con porcen-
tajes de acero que no sean mayores que estos valores y los hemos mostrado como porcentajes mÆximos 
sugeridos a ser usados.

Las ecuaciones generales resultantes para ��en el rango �yt <  � t < 0.005 son

f = 0.75 + (et eyt)
0.15

(0.005 eyt)
para miembros espirales

y

f = 0.65 + (et eyt)
0.25

(0.005 eyt)
para otros miembros
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Figura 3.5 Variación de ��con 
deformación unitaria neta en tensión �t.
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El impacto del factor ��variable sobre la capacidad de momento se muestra en la Figura 3.6. Las dos cur- 
vas muestran la capacidad de momento con y sin la aplicación del factor �. El punto A corresponde a 
una deformación unitaria por tensión, �t, de 0.005 y � � 0.0181 (ApØndice A, Tabla A.7). Éste es el valor 
mÆs grande de ��para ��� 0.9. Arriba de este valor de �, � decrece tan bajo como 0.65, como lo muestra 
el punto B que corresponde a �t de �yt. ACI 9.3.3.1 requiere que �t�no exceda de 0.004 para miembros a 
þexi·n con cargas axial de compresi·n menor que 0.10f ’mAg. Esta situación corresponde al punto C en la 
Figura 3.6. El œnico intervalo permisible para ��es debajo del punto C. De la ýgura, es claro que se gana 
muy poca capacidad de momento al aæadir Ærea de acero por encima del punto A. Las disposiciones del 
factor variable ��esencialmente permiten un valor constante de �Mn cuando �t�es menor que 0.005. Es 
importante que el proyectista sepa esto porque a menudo las selecciones reales de las varillas resultan en 
mÆs Ærea de acero que lo teóricamente requerido. Si la pendiente entre los puntos A y C fuera negativa, el 
proyectista no podría usar un Ærea mayor. Si sabe que la pendiente es ligeramente positiva, el proyectista 
puede usar el §rea mayor de la varilla con la conýanza de que la capacidad de dise¶o no se reduce.

Para los valores de fy de 75 klb/plg2 y mayores, la pendiente entre los puntos A y B en la Figura 3.6 es 
negativa en realidad. Por consiguiente, es especialmente importante que, al usar acero de refuerzo de alta 
resistencia, se veriýque su dise¶o ýnal, para estar seguros de que las varillas que usted ha seleccionado 
no resulten en una capacidad de momento menor que el valor de diseæo.

Continuando nuestra consideración de la Figura 3.5, podemos ver que cuando �t es menor que 0.005, los 
valores de � varían a lo largo de una línea recta desde su valor de 0.90 para secciones dœctiles hasta 0.65 para 
condiciones de equilibrio en donde �t es ��yt. MÆs tarde, aprenderemos que � puede ser igual a 0.75 en lugar de 
0.65 en esta œltima situación de deformación unitaria si se consideran secciones con refuerzo en espiral.

3.8 PORCENTAJE M˝NIMO DE ACERO

En la Sección 3.6 fue presentado un breve anÆlisis de los modos de falla que ocurren en diversas vigas 
reforzadas. Algunas veces, debido a requisitos arquitectónicos o funcionales, se seleccionan dimensiones 
para las vigas que son mucho mayores que las requeridas s·lo por la þexi·n. Tales miembros requieren 
teóricamente muy poco refuerzo.

En realidad, existe otro modo de falla que puede ocurrir en vigas ligeramente reforzadas. Si el momen-
to resistente œltimo de la sección es menor que su momento de agrietamiento, la sección fallarÆ tan pronto 
como se forme una grieta. Este tipo de falla puede ocurrir sin previo aviso. Para impedir tal posibilidad, 
el ACI 318 (9.6.1.2) especiýca cierta cantidad m²nima de refuerzo que debe usarse en cada secci·n de los 
miembros a þexi·n donde se requiere esfuerzo de tensi·n de acuerdo con el an§lisis, ya sea por momento 
positivo o negativo. En las siguientes ecuaciones, bw representa el ancho del alma de las vigas. En el caso 
de una viga estÆticamente determinada con un patín en tensión, el valor de bw es el menor de bf y 2bw .  

Figura 3.6 Capacidad de momento contra �.
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El ancho efectivo del pat²n, tal como se deýne en ACI 318 (6.3.2.1) se aplica a las vigas T e incluye el 
ancho del alma mÆs el ancho efectivo del patín que sobresale horizontalmente.

  

As mín =
3 ��f �

c

�

fy
bwd

ni menor que
200bwd

fy

 

En unidades SI, estas expresiones son 
��f �

c

�

4fy

�� �

bwd y
1.4bwd

fy
, respectivamente.

El valor (200bwd) /fy se obtuvo calculando el momento de agrietamiento de una sección simple de concre -
to e igualÆndola a la resistencia de una sección de concreto reforzado del mismo tamaæo, aplicando un factor 
de seguridad de 2.5 y despejando la cantidad de acero requerida. Sin embargo, se ha encontrado que cuando 
f �

c  es mayor que aproximadamente 5 000 lb/plg2, este valor puede no ser suýciente. Por tanto, se requiere 
que el valor (33 f �

c�� /fy)bwd tambiØn se satisfaga y serÆ Øste el que rija cuando f �

c  sea mayor que 4 440 lb/plg2.

Esta ecuaci·n del ACI  para la cantidad m²nima de refuerzo por þexi·n se puede escribir como una 
razón mínima de refuerzo, como sigue:

rmín para flexión =
3 f �

c

�

fy

200
fy

��

Los autores han calculado valores de �mín�para la þexi·n, los cuales se muestran para varios grados de 
concreto y acero en la Tabla A.7 del ApØndice A de este texto. TambiØn se incluyen en las Tablas A.8 a 
A.13 del apØndice. (Para unidades SI, las Tablas correctas son B.7 a B.9 en el ApØndice B.)

Planta de tratamiento de aguas negras de Fountain Hills, Arizona. (Cortesía de EFCO Corp.)
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La Sección 9.6.1.3 del código establece que los mínimos anteriores no tienen que cumplirse si el Ærea 
del refuerzo de tensión provisto en cada sección es por lo menos un tercio mayor que el Ærea requerida por 
momento. Una disposición nueva en ACI 318-14 provee otra excepción a las disposiciones mínimas del 
refuerzo requerido. La Secci·n 9.6.2.2 exenta a las vigas si la resistencia de dise¶o a la þexi·n y al cortante 
son por lo menos dos veces la resistencia requerida. AdemÆs, la Sección 7.6.1.1 del ACI establece que para 
losas sin presfuerzo en una dirección, el Ærea mínima de refuerzo de tensión en la dirección del claro es aquella 
especiýcada en la Secci·n 24.4.3.2 del ACI para el acero por contracci·n y temperatura que es mucho m§s 
baja. Cuando las losas se sobrecargan en ciertas Æreas hay una tendencia a que las cargas se distribuyan lateral-
mente a otras partes de la losa, reduciØndose así considerablemente la posibilidad de una falla repentina. Esto 
explica por quØ se permite una reducción del porcentaje mínimo de refuerzo en losas de espesor uniforme. 
Las losas apoyadas, tales como las losas soportadas por el suelo, no se consideran en esta sección como losas 
estructurales, a menos que transmitan cargas verticales de otras partes de la estructura al suelo subyacente.

3.9 PORCENTAJE DE ACERO DE EQUILIBRIO

En esta sección se obtiene una expresión para �b, la razón de refuerzo requerida en un diseæo balanceado. 
Bajo carga œltima para tal viga, teóricamente el concreto alcanzarÆ la deformación unitaria a compresión 
limitante de 0.003 y el acero cederÆ simultÆneamente (vØase la Figura 3.7).

El eje neutro se localiza por medio de las relaciones triangulares de las deformaciones unitarias que 
siguen, observando que Es � 29 � 106 lb/plg2 para las varillas de refuerzo:

c
b

d
=

0.00300
0.00300 + ( fy/Es)

=
0.00300

0.003 + ( fy/29 106lb/plg2)

Esta expresi·n se ordena y simpliýca, dando

cb =
87,000

87,000 + fy
d

donde fy debe tener unidades de lb/plg2.
En la Sección 3.4 de este capítulo se obtuvo una expresión para el peralte del bloque de esfuerzos 

de compresión a al igualar los valores de C y T. Este valor puede convertirse en el peralte del eje neutro 
c dividiØndolo entre �1

a =
rfyd

0.85f �

c

c =
a

b1
=

rfyd
0.85b1f �

c

0.003 plg/plg

As

f y

Es
�y

d

c

b Figura 3.7 Condiciones balanceadas.

ALFAOMEGA
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Se tienen ahora dos expresiones para c y se igualan para despejar entonces el porcentaje de acero. 
Éste es el porcentaje balanceado, �b.

r
b 
f
y
d

0.85b1f �

c

=
87 000

87 000 + fy
d

rb =
0.85b1 f �

c

fy

87 000
87 000 + fy

donde f ’c y fy tienen unidades de lb/plg2.

o en unidades SI
0.85b1 f �

c

fy

600
600 + fy

.

donde f ’c y fy tienen unidades de MPa.

Los valores de �b se pueden calcular fÆcilmente para diferentes valores de f �

c  y fy y tabularse en las acos-
tumbradas unidades inglesas, como se muestra en la Tabla A.7 del ApØndice A. Para las unidades SI, ver 
la Tabla B.7 del ApØndice B.

Los c·digos anteriores (1963-1999) limitaban los miembros a þexi·n a 75% de la proporci·n de 
acero de equilibrio, �b. Sin embargo, este enfoque se cambi· en el c·digo 2002 a la nueva ýlosof²a expli-
cada en la Sección 3.7, por medio de la cual la capacidad del miembro se penaliza reduciendo el factor � 
cuando la deformación unitaria en el acero de refuerzo para la carga œltima es menor que 0.005.

3.10 PROBLEMAS DE EJEMPLO

Los Ejemplos 3.2 a 3.4 muestran el cÆlculo de las capacidades de momento de diseæo de tres vigas  
usando las limitaciones del Código ACI. Recuerde que de acuerdo con el Código ACI 318 (9.3.3.1), las 
vigas cuya carga axial sea menor que 0.10 f �

c Ay no pueden, estando cargadas a sus resistencias nominales, 
tener deformaciones unitarias netas calculadas en tensión menores que 0.004.

EJEMPLO 3.2

Determinar la capacidad de momento de diseæo de ACI �Mn�de la viga mostrada en la Figura 3.8 si f �

c  � 4 000 lb/plg2  
y fy � 60 000 lb/plg2.

Solución 

Revisión del porcentaje de acero

r=
As

bd
=

4.00 plg2

(15 plg)(24 plg)
= 0.0111

> rmín = 0.0033

< rmÆx= 0.0181

�

ambos de la Tabla A.7
del ApØndice A

a =
Asfy

0.85f �

cb
=

(4.00 plg2)(60 000 lb/plg2)

(0.85)(4 000 lb/plg2)(15 plg)
= 4.71 plg

b1 = 0.85 para concreto de 4 000 lb/plg2

c =
a
b1

=
4.71 plg

0.85
= 5.54 plg
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Trazado del diagrama de deformaciones unitarias (Figura 3.9)

et =
d c

c
(0.003)=

18.46 plg
5.54 plg

(0.003) = 0.0100

> 0.005 � controlada en tensión

Mn = Asfy d
a
2

=(4.00 plg2)(60 klb/plg2) 24 plg
4.71 plg

2

= 5 194.8 plg-klb = 432.9 pie-klb

fMn = (0.9)(432.9 pie-klb) = 389.6 pie-klb

Figura 3.8 Sección transversal de la viga del Ejemplo 3.2

Figura 3.9 Localización del eje neutro para el Ejemplo 3.2.
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EJEMPLO 3.3

Determine la capacidad de momento de diseæo ACI �Mn�de la viga mostrada en la Figura 3.10 si f �

c  � 4 000 lb/plg2 
y fy � 60 000 lb/plg2.

Solución   

Revisión del porcentaje de acero

r=
As

bd
=

4.68 plg2

(12 plg)(15  plg)
= 0.026 > rmín = 0.0033

> �mÆx � 0.0181 (de la Tabla A.7 del ApØndice A). Como consecuencia, se sabe que �t�serÆ < 0.005.

������

�� ���
������

� ���

��������������
���
�������

Figura 3.10 Sección transversal de la viga del Ejemplo 3.3.

ALFAOMEGA



80 Capítulo 3 AnÆlisis por resistencia de vigas de acuerdo con el Código ACI

DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMACALFAOMEGA

CÆlculo del valor de �t

a =
Asfy

0.85f �

cb
=

(4.68 plg2)(60 000 lb/plg2)

(0.85)(4 000 lb/plg2)(12 plg)
= 6.88 plg

b1 = 0.85 para concreto de 4 000 lb/plg2

c =
a

b1
=

6.88 plg
0.85

= 8.09 plg

et =
d c

c
(0.003)=

15 plg 8.09 plg
8.09 plg

(0.003)

= 0.00256 < 0.004

� La secci·n no es d¼ctil y no puede usarse seg¼n la Secci·n 9.3.3.1 del ACI.

EJEMPLO 3.4

Determinar la capacidad de momento de diseæo ACI, �Mn,�para la viga de la Figura 3.11 si f �

c  � 4 000 lb/plg2 y 
fy � 60 000 lb/plg2.

Figura 3.11 Sección transversal de la viga el Ejemplo 3.4.��"
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Solución  

Revisión del porcentaje de acero

r=
As

bd
=

3.00 plg2

(10 plg)(15 plg)
= 0.020 > rmín = 0.0033

pero tambiØn < rmÆx = 0.0181(para t = 0.005)

CÆlculo del valor de �t

a =
As fy

0.85f �

cb
=

(3.00 plg2)(60  000 lb/plg2)

(0.85)(4 000 lb/plg2)(10 plg)
= 5.29 plg

b1 = 0.85 para concreto de 4 000 lb/plg2

c =
a
b1

=
5.29 plg

0.85
= 6.22 plg

t =
d c

c
(0.003)=

15 plg 6.22 plg
6.22 plg

(0.003)= 0.00423 > 0.004 y < 0.005

� La viga estÆ en la zona de transición y

f de la Figura 3.5 = 0.65 +(0.00423 0.002)
250

3
= 0.836
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Mn = As fy d
a
2

=(3.00 plg2)(60 klb/plg2) 15 plg
5.29 plg

2
= 2 223.9 plg-klb = 185.3 pie-klb

fMn =(0.836)(185.3  pie-klb)= 154.9 pie-klb

EJEMPLO 3.5

Determinar la capacidad de momento de diseæo ACI, �Mn, para la viga de la Figura 3.12 si  f �

c  � 28 MPa y fy � 
420 MPa.

Solución  

Revisión del porcentaje de acero

CÆlculo del valor de �t

� La viga estÆ en la zona de tensión y

Figura 3.12 Sección transversal de la viga del ejemplo 3.5.

� 0�9

Mn � As fy d �
a
2

� �3276 mm 2� �420 MPa � 625 mm �
165 �2 mm

2
� 746 300 N · m

Mn � �0�9� �746 300 N · m� �672 kN · m

As = 3276 mm 2

=
As

bd
=

3276 mm 2

(350 mm ) (625 mm )
= 0.015

a �
As fy

0�85 fc b
�

�3276 mm 2� �420 MPa �

�0�85� �28 MPa � �350 mm �
� 165 �2 mm

para concreto

c �
a

1

�
165 �2 mm

0�85
� 194 �3 mm

t �
d � c

c
�0�003 � �

625 mm � 194 �3 mm
194 �3 mm

�0�003 � �0�00665 � 0�005

350 mm

625 mm
700 mm

75 mm
200 mm

75 mm

4 #32 varillas

75 mm
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82 Capítulo 3 AnÆlisis por resistencia de vigas de acuerdo con el Código ACI

DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMACALFAOMEGA

3.11 EJEMPLOS CON COMPUTADORA

EJEMPLO 3.6

Repetir el Ejemplo 3.2 usando la hoja de cÆlculo de Excel proporcionada para el Capítulo 3.

Solución  

 Abra la hoja de cÆlculo del capítulo 3 y abra la hoja de trabajo para Viga Rectangular. Introduzca valores sólo en las 
celdas sombreadas con amarillo (s·lo en la hoja de c§lculo Excel, no en el ejemplo impreso). El resultado ýnal es 
�Mn � 389.6 pie-klb (la misma respuesta del Ejemplo 3.2).

EJEMPLO 3.7

Repetir el ejemplo 3.3 usando la hoja de cÆlculo de Excel proporcionada para el Capítulo 3.

Solución  

 Abra la hoja de cÆlculo del Capítulo 3 y la de trabajo Rectangular Beam [Viga Rectangular]. Introduzca valores sólo 
en las celdas sombreadas con amarillo. La hoja de cÆlculo exhibe un mensaje: �violación del código� demasiado 
acero�. Ésta es una indicación de que la viga viola la Sección 9.3.3.1 ACI y no es dœctil. Esta viga no estÆ permitida 
por el Código ACI.

EJEMPLO 3.8

Repita el Ejemplo 3.4 usando la hoja de cÆlculo de Excel proporcionada para el Capítulo 3.

Solución   

Abra la hoja de cÆlculo del Capítulo 3 y abra la hoja de trabajo Rectangular Beam [Viga Rectangular]. Introduzca 
valores s·lo en las celdas sombreadas con amarillo. El resultado ýnal es �Mn � 154.5 pie-klb (casi la misma res-
puesta del Ejemplo 3.4). El factor � tambiØn es casi el mismo del Ejemplo 3.4 (0.0834 comparado con 0.0836). La 
diferencia es el resultado de la hoja de cÆlculo que usa el valor mÆs general para �y de fy�Es � 0.00207, en vez del 
valor aproximado de 0.002 permitido por el código para el acero de refuerzo de Grado 60. Una diferencia de esta 
magnitud no es importante, como se estudia en la Sección 1.26, "Exactitud de los cÆlculos".

PROBLEMAS

Probema 3.1 ¿CuÆles son las ventajas del mØtodo de diseæo por 
resistencia en comparación con el mØtodo de diseæo alternativo 
por esfuerzos permisibles?

Probema 3.2 ¿CuÆl es el propósito de los factores de reducción 
de resistencia? ¿Por quØ son ellos menores para columnas que para 
vigas?

Probema 3.3 ¿CuÆles son las hipótesis bÆsicas de la teoría de 
diseæo por resistencia?

Probema 3.4 àPor qu® especiýca el C·digo ACI que un cierto 
porcentaje mínimo de refuerzo sea usado en vigas?

Probema 3.5 Distinga entre vigas controladas por tensión y con -
troladas por compresión.

Probema 3.6 Explique el propósito de los requisitos mínimos de 
recubrimiento para el refuerzo especiýcado por el C·digo ACI.
Para los Problemas 3.7 a 3.9 determine los valores de �t, ��y �Mn 
para las secciones mostradas.
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Problema 3.9 (Resp. �t � 0.00435, � = 0.827,  
�Mn = 1050.4 pie-klb)
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Capítulo 4

Diseæo de vigas rectangulares  
y losas en una dirección

4.1 FACTORES DE CARGA

Los factores de carga son nœmeros, casi siempre mayores que 1.0, que se usan para aumentar las cargas 
estimadas aplicadas a las estructuras. Se usan para cargas aplicadas a todos los tipos de miembros, no 
solamente vigas y losas. Las cargas se aumentan para considerar las incertidumbres involucradas al esti-
mar sus magnitudes. ¿Con quØ precisión puede estimar las mayores cargas eólicas o sísmicas que alguna 
vez se aplicar§n al ediýcio que ahora ocupa usted? àCu§l es el grado de incertidumbre que est§ presente 
en su respuesta?

Usted debe observar que los factores de carga para cargas muertas son mucho m§s peque¶os que los 
que se usan para cargas vivas y ambientales. Obviamente, la razón es que podemos estimar las magnitu -
des de las cargas muertas con mayor exactitud que las magnitudes de las otras cargas. En este aspecto, 
usted notar§ que las magnitudes de las cargas que permanecen en su lugar por largos periodos son mucho 
menos variables que las cargas aplicadas por periodos breves, tales como el viento y la nieve.

La Sección 5.3 del Código ACI 318 presenta los factores de carga y las combinaciones que se deben 
usar para el dise¶o de concreto reforzado. La resistencia requerida, U, o la capacidad de carga de un 
miembro espec²ýco de concreto reforzado debe ser igual cuando menos al valor m§s grande obtenido al 
sustituir valores en las Ecuaciones 5.3.1a a 5.3.1g del ACI. Las siguientes ecuaciones cumplen con los 
requisitos del International Building Code (IBC)1, así como con los valores requeridos por el estÆndar 
7-10 de ASCE/SEI.2

 U � 1.4 �D� (Ecuación ACI 5.3.1a)
 U � 1.2 D���1.6 L�� 0.5�Lr o S o R� (Ecuación ACI 5.3.1b)
 U � 1.2D � 1.6�Lr o S o R� � �L o 0.5W� (Ecuación ACI 5.3.1c)
 U ��1.2D ��1.0W ��L ��0.5 �Lr o S o R�� (Ecuación ACI 5.3.1d)
 U ��1.2D ��1.0E ��L ��0.2S (Ecuación ACI 5.3.1e)
 U ��0.9D ��1.0W (Ecuación ACI 5.3.1f)
 U ��0.9D ��1.0E (Ecuación ACI 5.3.1g )

Por sus siglas en inlgØs, en las expresiones precedentes se usaron los siguientes valores:

 U ��carga de dise¶o o ¼ltima que la estructura necesita poder resistir [ultimate load]
 D ��carga muerta [dead load]
 L ��carga viva [live load]
 Lr ��carga viva de techo [roof live load]
 S ��carga de nieve [snow load]
 R ��carga pluvial [rain load]
 W ��carga eólica [wind load]
 E ��efectos sísmicos o de carga de terremoto [seismic or earthquake load effects]

1International Code Council, 2012 International Building Code, Falls Church, Virginia 22041-3401. 
2American Society of Civil Engineers, Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures. ASCE 7-10 (Reston, VA: 
American Society of Civil Engineers), pÆg. 7.
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Cuando sea necesario considerar los efectos de impacto, Østos deberÆn incluirse con las cargas 
vivas, segœn la Sección 5.3.4 del ACI. Tales situaciones ocurren cuando esas cargas se aplican rÆpi-
damente, tal como los garajes de estacionamiento, elevadores, muelles de carga, grœas y otros. Otras 
cargas vivas posibles que se incluyen en la Sección 5.3.4 son las cargas vivas concentradas, las cargas 
vehiculares, las cargas en pasamanos, barandales y sistemas de barreras para vehículos, así como los 
efectos de la vibración.

Las combinaciones de carga presentadas en las Ecuaciones 5.3.1f y 5.3.1g del ACI contienen un 
valor de 0.9D. Este factor 0.9 considera los casos en donde las cargas muertas mayores tienden a reducir 
los efectos de otras cargas. Un ejemplo obvio de tal situaci·n puede ocurrir en ediýcios altos que est§n 
sujetos a viento lateral y a fuerzas sísmicas donde el volteo puede ser una posibilidad. Como conse-
cuencia, las cargas muertas se reducen aproximadamente 10% para tener en cuenta situaciones donde 
pudieron haber sido sobreestimadas. 

El lector debe darse cuenta de que los tamaæos de los factores de carga no varían en proporción 
a la importancia de la falla. Usted puede pensar que deberían usarse factores de carga mayores para 
hospitales o ediýcios altos que para establos de ganado, pero ®se no es el caso. Los factores de carga 
se desarrollaron con la hipótesis de que los proyectistas considerarían la seriedad de una posible falla 
al especiýcar la magnitud de sus cargas de servicio. Adem§s, los factores de carga del ACI son valores 
mínimos y los proyectistas tienen toda la libertad de usar factores mayores si así lo desean. Sin embar-
go, la magnitud de las cargas e·licas y las cargas s²smicas reþejan la importancia de la estructura. Por 
ejemplo, en ASCE-73 un hospital debe dise¶arse para una carga de terremoto 50% mayor que para un 
ediýcio comparable con menos consecuencias serias de la falla. 

Para algunas situaciones especiales, el Código ACI 318 permite reducciones en los factores de  carga 
especiýcados. Estas situaciones son las siguientes:

a)  En las Ecuaciones 5.3.1c a 5.3.1e del ACI el factor usado para las cargas vivas se puede reducir 
a 0.5, excepto para los garajes, para las Æreas destinadas a asambleas pœblicas y todas las Æreas 
donde las cargas vivas exceden de 100 lb/pie2 (Sección 5.3.3.).

b)  Si la carga W se basa en cargas eólicas a nivel de servicio, reemplace a 1.0 W en las Ecuaciones 
5.3.1d y 5.3.1f del ACI por 1.6W. TambiØn deberÆ reemplazar a 0.5W por 0.8W en la Ecuación 
5.3.1c del ACI (Sección 5.3.5).

c)  Los efectos autolimitantes, T, en las estructuras de concreto reforzado, incluyen los efectos de 
temperatura, escurrimiento plÆstico, contracción, y asentamientos diferenciales. En algunos ca-
sos, los efectos pueden ser aditivos. Por ejemplo, el escurrimiento plÆstico, la contracción y la 
reducción de la temperatura causan, todos, una reducción del volumen de concreto. Con frecuen -
cia estos efectos pueden reducirse o eliminarse mediante el uso apropiado de juntas de control 
(Sección 5.3.6).

d )  Las cargas de þuidos, F, que resultan del peso y de la presi·n de los þuidos, deber§n incluirse en 
las Ecuaciones 5.3.1a a 5.3.1e.
Å Si F actœa sola o se suma a los efectos de D, deberÆ incluirse con un factor de carga de 1.4 

en la Ecuación 5.3.1a.
Å Si F se suma a la carga primaria, deberÆ incluirse con un factor de carga de 1.2 en las 

Ecuaciones 5.3.1a a 5.3.1e.
Å Si el efecto de F es permanente y contrarresta a la carga primaria, deberÆ incluirse con un 

factor de carga de 0.9 en la Ecuación 5.3.1g.
Å Si el efecto de F no es permanente, pero, cuando estØ presente, contrarresta a la carga 

primaria, F deberÆ incluirse en las Ecuaciones 5.3.1a a 5.3.1g.
e)  Si estÆn presentes cargas de suelo, H, deberÆn sumarse a las combinaciones de cargas de acuerdo 

con alguno de los siguientes:
Å Si H actœa sola o se suma a los efectos de otras cargas, deberÆ incluirse con un factor de 

carga de 1.6 en las Ecuaciones 5.3.1a a 5.3.1e.

3American Society of Civil Engineers, �Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures�. ASCE 7-10 (Reston, VA:
American Society of Civil Engineers), pÆg. 5.
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Å Si el efecto de H es permanente y contrarresta los efectos de otras cargas, deberÆ incluirse 
con un factor de carga de 0.9 en las Ecuaciones 5.3.1f y 5.3.1g.

Å Si el efecto de H no es permanente, pero, cuando estØ presente, contrarresta los efectos de 
otras cargas, H no deberÆ incluirse en las Ecuaciones 5.3.1a a 5.3.1g.

El Ejemplo 4.1 presenta el cÆlculo de cargas factorizadas para una columna de concreto reforzado 
usando las combinaciones de carga del ACI. El valor mÆs grande obtenido se llama la �combinación de 
carga cr²tica o gobernanteò y es el valor que debe usarse en dise¶o. Observe que los valores de las cargas 
eólicas y sísmicas pueden ser diferentes, dependiendo de la dirección de esas fuerzas y puede ser posible  
que el signo de esas cargas sea diferente (es decir, compresión o tensión). Ésta es la situación que se 
supone que existe en la columna de este ejemplo. Estos cÆlculos mÆs bien tediosos pueden manejarse 
f§cilmente con la hoja de c§lculo de Excel titulada Load Combinations [combinaciones de carga] en el 
sitio web de este libro: http://libroweb.alfaomega.com.mx 

EJEMPLO 4.1
Las cargas axiales de compresi·n por gravedad para una columna de ediýcio se han estimado con los 
siguientes resultados: D ��150 klb, carga viva de techo Lr ��60 klb y cargas vivas de pisos L ��300 klb. 
Viento a compresión W ��70 klb, viento a tensión W ��60 klb, carga sísmica de compresión ��50 klb 
y carga sísmica de tensión E ��40 klb. Determinar la carga cr²tica de dise¶o usando las combinaciones 
de carga del ACI.

Solución  

(5.3.1a) U ����������1.4��150 �������210 klb
 (5.3.1b) U �����������������������
���
�������1.2��150 klb���1.6��300 klb���0.5��60 klb����690 klb
 (5.3.1c)(1) U �����������������
���
���������
����
�����1.2��150 klb�����1.6��60 klb�����300 klb����576 klb
 (2) U �����������������
���
���������
����
�����1.2��150 klb�����1.6��60 klb �����0.5��	0 klb����311 klb
 (3) U �����������������
���
���������
����
�����1.2��150 klb�����1.6��60 klb���0.5) (-60 klb����246 klb
 (5.3.1d)(1) U �������������
��������������
���
�������1.2��150 klb���1.0��70 klb�����300 klb����0.5�60 klb����580 klb
 (2) U �������������
��������������
���
�������1.2��150 klb�����1.0) (- 60 klb�����300 klb����0.5�60 klb����450 klb
 (5.3.1e)(1) U �����������������������������1.2��150 klb�����1.0��50 klb�����300 klb�����0.2��0 klb����530 klb
 (2) U �����������������������������1.2��150 klb�����1.0) (-40 klb�����300 klb�����0.2��0 klb����440 klb
 (5.3.1f)(1) U �������������
����0.9��150 klb���1.0��70 klb����205 klb
 (2) U �������������
����0.9��150 klb���1.0)(-60 klb����75 klb
 (5.3.1g)(1) U �����������������0.9��150 klb�����1.0��50 klb����185 klb
 (2) U �����������������0.9��150 klb�����1.0)(-40 klb����95 klb

 Respuesta: valor mayor ��690 klb del caso 5.3.1b de las cargas

Para la mayor parte de los problemas de ejemplo presentados en este libro de texto, en el interØs de 
reducir el volumen de los c§lculos, s·lo se especiýcan cargas muertas y vivas. Como consecuencia, la 
œnica combinación de factores de carga usualmente aplicada en este punto es la que presenta la Ecuación 
5.3.1b del ACI. Ocasionalmente, cuando la carga muerta es muy grande comparada con la carga viva, 
tambiØn es necesario considerar la Ecuación 5.3.1a.

4.2 DISEÑO DE VIGAS RECTANGULARES

Antes de abordar el dise¶o de una viga real, es conveniente que analicemos algunos temas asociados con 
el dise¶o. £stos incluyen lo siguiente:

1. Dimensiones de la viga. A menos que los requisitos arquitectónicos o de otra índole dicten las di -
mensiones de las vigas de concreto reforzado, las secciones m§s econ·micas para vigas cortas (hasta 20 
o 25 pies de longitud) se obtienen cuando la relación de d a b tiene un valor de entre 1‰ a 2. Para claros 
mayores, usualmente se obtiene una mayor econom²a si se usan secciones altas y estrechas. Las alturas 
pueden ser tres o cuatro veces los anchos. Sin embargo, el proyectista actual de concreto reforzado a 
menudo se enfrenta con la necesidad de conservar los miembros con poca altura para reducir la altura 
del entrepiso. Como consecuencia, frecuentemente se usan vigas m§s anchas y de menor altura que en el 
pasado. Observe que las dimensiones de las vigas se escogen en pulgadas enteras. Esto se hace en aras 
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de la simplicidad en la construcción de la cimbra o en la renta de Østa, que generalmente estÆ disponible 
en incrementos de 1 o 2 plg. Adem§s, los anchos de las vigas a menudo se seleccionan en m¼ltiplos de 
2 o 3 pulgadas.

2. Deþexiones. Un espacio considerable se dedica en el Cap²tulo 6 al tema de deþexiones en los 
miembros de concreto reforzado sujetos a þexi·n. Sin embargo, el C·digo ACI en las Tablas 7.3.1.1 y 
9.3.1.1 proporciona espesores mínimos de vigas y losas en una sola dirección, para las cuales tales cÆl-
culos de deþexi·n no se requieren. Estos valores se combinan para formar una sola tabla, la Tabla 4.1. El 
prop·sito de tales limitaciones es prevenir deþexiones de magnitudes tales que interýeran con el uso de 
la estructura o que le causen alg¼n da¶o. Si se calculan deþexiones para miembros de espesores menores 
que los listados en la tabla y se encuentran satisfactorios, no es necesario acatar las reglas de los espeso-
res. Para losas simplemente apoyadas, de concreto de peso normal y acero de Grado 60, la altura mínima 
dada cuando no se calculan deþexiones es igual a `/20, donde ` es la longitud de claro de la losa. Para 
concretos de otros pesos y para aceros de límites de elasticidad diferentes, las alturas mínimas requeri-
das por el Código ACI estÆn algo revisadas como se indica en los pies de pÆgina de la Tabla 4.1. El ACI 
no especiýca cambios en la tabla para concretos que pesen entre 120 lb/pie y 145 lb/pie, porque la susti-
tución en la expresión de corrección dada provee factores de corrección casi exactamente iguales a 1.0. 

Los espesores m²nimos proporcionados se aplican s·lo a miembros que no son de soporte o adheri-
dos a muros divisorios u otra construcci·n susceptible de ser da¶ada por deþexiones grandes.

3. Estimación del peso de la viga. El peso de la viga por dise¶ar debe incluirse en el c§lculo del mo-
mento þexionante que ®sta va a resistir, ya que la viga debe soportar su propio peso as² como las cargas 
externas. Las estimaciones del peso de las vigas seleccionadas en este texto resultan generalmente muy 
cercanas a los pesos reales porque los autores pudieron realizar algunos cÆlculos preliminares antes de 
proceder con la estimación. No se espera que usted pueda estimar con exactitud el peso de la viga reque -
rida con sólo ver los datos del problema. Sin embargo, siguiendo el mismo procedimiento de los autores 
se podr§n hacer estimaciones razonables. Por ejemplo, se puede calcular el momento que s·lo se debe a 
las cargas externas, seleccionar el tama¶o de una viga y calcular su peso. Partiendo del tama¶o de esta 
viga se puede hacer una buena estimaci·n del peso de la secci·n de viga requerida.

Tabla 4.1 Espesor mínimo de vigas no presforzadas o losas en una dirección a menos que se calculen 
deþexiones4, 5

Espesor mínimo, h

Simplemente 
apoyado

Un borde 
continuo

Ambos bordes 
continuos

Viga en 
voladizo

 
Miembro

Miembros que no son de carga o adjuntados a muros divisorios u otra 
construcci·n susceptible de ser da¶ada por deþexiones grandes

Losas sólidas en una dirección `/20 `/24 `/28 `/10
Vigas o losas en una dirección 

con costilla
 

`/16
 

`/18.5
 

`/21
 

`/8

4 La longitud del claro ` estÆ en pulgadas.
5 Los valores dados serÆn usados directamente para miembros con concreto de peso normal y refuerzo de Grado 60. Para otras 
condiciones, los valores ser§n modiýcados como sigue:
a)  Para concreto ligero que tenga una densidad de equilibrio en el intervalo de 90 lb/pie3 a 115 lb/pie3, los valores se multiplica-

rÆn por (1.65 � 0.005wc), pero no menor que 1.09, donde wc es el peso unitario en lb/pie3.
b) Para fy diferente de 60 000 lb/plg2, los valores se multiplicarÆn por (0.4 + fy/100 000).
Fuente: Reproducido con autorización del American Concrete Institute.
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Otro m®todo pr§ctico para estimar el tama¶o de la viga es suponer una altura m²nima total h igual a 
la altura m²nima especiýcada por la Tabla 4.1 si las deþexiones no se deben calcular. El m²nimo seg¼n el 
ACI para la viga en estudio puede determinarse consultando la Tabla 4.1. Entonces, se estima en forma 
preliminar el ancho de la viga que es igual a aproximadamente dos tercios del valor supuesto de h y el 
peso de esta viga estimada puede calcularse como ��bh/144 veces el peso de concreto por pie cœbico. 
Como el concreto pesa aproximadamente 150 lb/pie3 (si se incluye el peso del acero), un cÆlculo �preli-
minar� del peso propio de la viga es simplemente b × h , ya que el peso del concreto cancela aproxima-
damente al factor de conversión 144. 

Despu®s que se determina el momento de dise¶o, Mu, para todas las cargas, incluyendo el peso 
estimado de la viga, se escoge la secci·n. Si las dimensiones de esta secci·n son signiýcativamente dife-
rentes a las inicialmente supuestas, serÆ necesario recalcular el peso así como el Mu y repetir la selección 
de la viga. En este punto, usted puede preguntar muy l·gicamente, àcu§nto es un cambio signiýcativo? 
Pues bien, usted debe percatarse de que no estamos interesados acadØmicamente en quØ tan cercano es 
nuestro peso estimado del peso ýnal, sino que estamos muy interesados en qu® tan cercano est§ nuestro 
Mu calculado del Mu real. En otras palabras, nuestro peso estimado puede tener un error considerable, 
pero si no afecta a Mu por mÆs que, por ejemplo 1% o 1‰ %, no importa. 

En el Ejemplo 4.2, las proporciones de la viga se estiman tal como se ha descrito y las dimensiones 
as² seleccionadas se toman como las deýnitivas. Como consecuencia, usted puede ver que no es necesa-
rio revisar el peso de la viga, recalcular Mu y repetir el dise¶o. 

En el Ejemplo 4.3 se dise¶a una viga para la cual se ha suministrado el valor total de Mu (incluyendo 
el peso de la viga), así como tambiØn una tasa de refuerzo sugerida. 

Finalmente, con el Ejemplo 4.4, los autores han seleccionado una viga cuyo peso es desconocido. 
Indudablemente, al principio muchos estudiantes tienen un poco de diýcultad en entender c·mo hacer 
estimaciones razonables del peso del miembro para casos como Øste. Para mostrar quØ tan fÆcil, rÆpida y 
exactamente puede hacerse esto con las vigas, se incluye este ejemplo. 

Imaginamos un peso de la viga estimado inesperadamente igual a 400 lb/pie. (Igual pudimos haber 
escogido un valor de 10 lb/pie o 1 000 lb/pie.) Con este valor se escogió una sección de viga y se calcu -
l· su peso igual a 619 lb/pie. Con este valor se hizo un buen estimado del peso. Obviamente, la nueva 
sección sería un poco mÆs grande que la primera. Así que estimamos el peso un poco mayor que el valor 
de 619 lb/pie, recalculamos el momento, seleccionamos una sección nueva y determinamos su peso. Los 
resultados fueron muy satisfactorios.

4. Selección de las varillas. DespuØs de calcular el Ærea requerida de refuerzo, puede usarse la 
Tabla A.4 del ApØndice A para seleccionar las varillas que proporcionen el Ærea necesaria. En los casos 
usuales, las varillas #11 y menores son funcionales. Usualmente conviene usar varillas de un solo ta-
ma¶o en una viga, aunque ocasionalmente se usan dos tama¶os. Sin embargo, las varillas para el acero 
de compresi·n y los estribos son usualmente de diferente tama¶o. De otra manera, los herreros de obra 
pueden confundirse.

5. Recubrimiento. El acero de refuerzo de los miembros de concreto debe protegerse del ambiente 
circundante; es decir, debe suministrarse protección contra el fuego y la corrosión. Para lograr esto, el 
acero de refuerzo se coloca a ciertas distancias m²nimas de la superýcie del concreto, de manera que 
haya una capa protectora de concreto, llamada recubrimiento. Adem§s, el recubrimiento mejora la adhe-
rencia entre el concreto y el acero. En la Sección 20.6.1.3 del Código ACI 318, se proporciona el recubri -
miento mínimo permisible para varillas de refuerzo bajo diferentes condiciones. Los valores se dan para 
vigas, columnas y losas de concreto, para miembros colados en la obra, para miembros prefabricados, 
para miembros presforzados, para miembros expuestos y no expuestos a suelos y a la intemperie, etc. 
El concreto de los miembros que van a estar expuestos a sales descongelantes, aguas salobres, agua de 
mar o rocío de estas fuentes, debe tener las proporciones especiales que satisfagan los requisitos de la 
Secci·n 20.6.1.4 del c·digo, en cuanto a la exposici·n a lo anterior. Estos requisitos se reýeren al aire 
atrapado, las proporciones de agua y cemento, los tipos de cemento, la resistencia del concreto, etcØtera. 
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Se supone que las vigas dise¶adas en los Ejemplos 4.2 a 4.4 se encuentran dentro de un ediýcio, y 
por tanto, protegidas de la intemperie. En este caso, el código requiere un recubrimiento mínimo de 1‰ 
plg de concreto exterior en todo refuerzo.

En el Capítulo 8 veremos que se usan estribos verticales para el refuerzo por cortante en la mayoría 
de las vigas. En la viga de la Figura 4.1 se muestra un croquis de un estribo. El di§metro m²nimo de 
estribo (ds) que permite el código es de 3/8 plg cuando las varillas longitudinales son del #10 o menores, 
mientras que para las varillas del #11 y mayores, el diÆmetro mínimo de estribo es de ‰ plg. El radio 
interior mínimo del estribo de 90°, doblado alrededor de las varillas longitudinales exteriores, es dos 
veces el diÆmetro del estribo (2ds). Como consecuencia, cuando las varillas longitudinales son del #14 o 
menores, habr§ un espacio entre las varillas y los estribos, como se muestra en la ýgura. Esto se basa en 
la hip·tesis de que cada varilla longitudinal exterior est§ centrada sobre el punto horizontal de tangencia 
del doblez en la esquina del estribo. Sin embargo, para varillas del #18, el diÆmetro de media varilla es 
mayor que 2ds y rige. 

En la viga de la Figura 4.1 se supone que se usan 1.50 plg de recubrimiento libre, estribos del #3 y 
varillas longitudinales del #10. La distancia horizontal m²nima desde el centro de las varillas longitudi-
nales exteriores al borde del concreto se puede determinar como sigue:

Distancia mínima al borde = recubrimiento + ds + 2ds = 1.50 plg + 3/8 plg + (2)(3/8) = 2 5/8 plg.

El recubrimiento mínimo requerido para concreto colado sobre tierra, como en el caso de una zapata, es 
de 3 plg y para concreto no colado sobre tierra pero luego expuesto a ella, como en el caso de un relleno, 
es de 2 plg. El concreto prefabricado y preforzado u otro concreto colado bajo condiciones de control 
de planta requieren menos recubrimiento, como se describe en la Sección 20.6.1.3.3 del Código ACI. 

Observe las dos varillas del #4, llamadas perchas, colocadas en el lado de compresión de esta viga. 
Su propósito es proveer soporte para los estribos y sujetar los estribos en posición correcta. 

Si los miembros de concreto estÆn expuestos a medios muy severos, como a sales descongelantes, 
humo o vapores de §cido, los recubrimientos m²nimos deben incrementarse.

6. Separación mínima entre varillas. La Sección 25.2.1 d el Código ACI establece que la distancia 
libre entre varillas paralelas no debe ser menor que 1 plg6 o menor que el diÆmetro nominal de la varilla. 
Si las varillas se colocan en mÆs de una capa, las de las capas superiores deben colocarse directamente 
sobre las de las capas inferiores y la distancia libre entre las capas no debe ser menor de 1 plg.
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Figura 4.1 Determinación de la 
distancia mínima al borde.

6 25 mm en SI.
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Uno de los ýnes principales de estos requisitos es permitir que el concreto pase entre las varillas. 
Con el mismo ýn, el C·digo ACI relaciona adem§s la separaci·n de las varillas con los tama¶os m§xi-
mos del agregado. En la Secci·n 25.2.1 del C·digo ACI, los tama¶os m§ximos permisibles del agregado 
se limitan a tres cuartos de la separación libre mínima entre las varillas. 

Una varilla de refuerzo debe sobresalir apreciablemente en ambas direcciones, desde su punto de 
m§ximo esfuerzo con el prop·sito de desarrollar su esfuerzo mediante la adherencia al concreto. La lon-
gitud mÆs corta en que el esfuerzo de una varilla puede aumentar de 0 a fy se llama longitud de desarrollo 
o bien longitud de anclaje. 

Si la distancia desde el extremo de una varilla a un punto donde Østa tiene teóricamente un esfuerzo 
igual a fy es menor que su longitud de desarrollo requerida, la varilla se desprenderÆ del concreto. Las 
longitudes de desarrollo se ven en detalle en el Capítulo 7. Allí usted verÆ que las longitudes requeridas 
de desarrollo para las varillas de refuerzo varían considerablemente con sus separaciones y su recubri-
miento. En consecuencia, conviene a veces usar recubrimientos y separaciones entre las varillas mayo-
res que los valores m²nimos especiýcados, para reducir as² las longitudes de desarrollo. 

Al seleccionar la separación real entre varillas, el proyectista debe cumplir con los requisitos del 
código y, ademÆs, dar las separaciones y las otras dimensiones en pulgadas y fracciones comunes, no en 
decimales. Los alba¶iles est§n acostumbrados a trabajar con fracciones y se confundir²an con el empleo 
de decimales; por ejemplo, con 3 varillas a 1.45 plg. El proyectista debe tender siempre a dar separacio-
nes sencillas, con el ýn de lograr mayores ahorros. 

Cada vez que se dise¶a una viga, es necesario seleccionar la separaci·n y la disposici·n de las 
varillas. Para simpliýcar estos c§lculos se proporciona la Tabla A.5 en el Ap®ndice A. La información 
correspondiente se proporciona en unidades SI en la Tabla B.5 del ApØndice B. En Østas se muestran los 
anchos m²nimos de viga requeridos para diferentes n¼meros de varillas. Los valores dados se basan en 
las hip·tesis de que se requieren estribos de 3/8 plg y un recubrimiento de 1ī plg, excepto para varillas 
del #18 donde el diÆmetro del estribo es ‰ plg. Si se requieren tres varillas del #10, puede verse en la 
tabla que se necesita entonces un ancho m²nimo de viga de 10.4 plg (digamos 11 plg). 

Varillas de refuerzo. Note las silletas metÆlicas de soporte. (Cortesía de Alabama Metal 
Industries Corporation.)
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Este valor se puede revisar como sigue, notando que 2ds es el radio de doblez de la varilla y el espa-
cio libre mínimo entre varillas en este caso es db:

Ancho mínimo de viga = recubrimiento+ds +2ds +
db

2
+db +db +db +

db

2
+2ds +ds + recubrimiento

= 1.50 plg plg

plg plg

plg+
3
8

+(2)
3
8

+
1.27 plg

2
+(3)(1.27 plg)+

1.27 plg
2

+(2)
3
8

+
3
8

+1.50 plg

= 10.33 plg, redondeado a 10.4 plg

4.3 EJEMPLOS DE DISEÑO DE VIGAS

El Ejemplo 4.2 ilustra el dise¶o de una viga rectangular de un solo claro. Para este ejemplo introductorio, 
se suponen dimensiones aproximadas para la sección transversal de la viga. Se supone que la altura h 
es igual a aproximadamente un d®cimo del claro de la viga, mientras que se supone su ancho b igual a 
aproximadamente ‰ h. Enseguida se determina la tasa de refuerzo necesario con la ecuación obtenida 
en la Secci·n 3.4 y se escogen varillas de refuerzo para satisfacer ese porcentaje. Finalmente, se calcula 
�Mn� para el dise¶o ýnal.

EJEMPLO 4.2

Dise¶ar una viga rectangular con claro simple de 22 pies para soportar una carga muerta de 1 klb/pie (sin incluir el 
peso de la viga) y una carga viva de 2 klb/pie. Use fc ����4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2.

Solución  

Estimación de las dimensiones y el peso de la viga

Suponga h = (0.10)(22 pies) = 2.2 pies Tomar 27 plg (d = 24.5 plg)

Suponga b =
1
2

h =
27 plg

2
Tomar 14 plg

de la vigawt =
(14 plg)(27 plg)

144 plg2/pie2
(150 lb/pie3) = 394 lb/pie = 0.394 klb/pie (klf)

CÆlculo de wu y Mu

wu = (1.2)(1 klb/pie + 0.394 klb/pie) + (1.6)(2 klb/pie) = 4.873 klb/pie

Mu =
wuL2

8
=

(4.873 klb/pie)(22 pie)2

8
= 294.. 8 pie-klb

Suponiendo � � 0.90 y calculando ��con la siguiente expresión que se obtuvo en la Sección 3.4.

r =
0.85f �

c

fy
1

��������
1

2Rn

0.85f �

c

�� �

 

Rn =
Mu

fbd2
=

(12 plg/pie)(294 800 pie-lb)

(0.90)(14 plg)(24.5 plg)2 = 467.7 lb/plg2

r =
(0.85)(4 000 lb/plg2)

60 000 lb/plg2
1 1

(2)(467.7 lb/plg2 )

(0.85)(4 000 lb/plg2)

�

= 0.00842
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Selección del acero de refuerzo

As = rbd = (0.00842)(14 plg)(24.5 plg) = 2.89 plg2

Use tres varillas del #9 (As = 3.00 plg2)

El Ap®ndice A.5 indica un ancho m²nimo de viga de 9.8 plg para la exposici·n interior para tres varillas del #9.
Si se hubieran seleccionado cinco varillas del #7, se requerir²a un ancho m²nimo de 12.8 plg. Cualquiera de 

las dos selecciones ser²a aceptable, ya que el ancho de viga de 14 plg excede cualquiera de los dos requisitos. Si 
hubi®ramos seleccionado un ancho de viga de 12 plg anteriormente en el proceso de dise¶o, pudimos haber estado 
limitados a las varillas m§s grandes del #9 por este requisito de ancho m²nimo de viga.

Revisión de la solución

r =
As

bd
=

3.00 plg2

(14 plg)(24.5plg)
= 0.00875 > rmín = 0.0033

< rmÆx= 0.0181(valores de r de la tabla A7 del apØndice).   � la sección es dœctil y f = 0.90.

a =
As fy

0.85f �

cb
=

(3.00 plg2)(60 klb)
(0.85)(4 klb)(14 plg)

= 3.78 plg

fMn = fAs fy d
a
2

= (0.90)(3.00 plg2)(60 klb) 24.5 plg
3.78 plg

2

= 3 662 plg-klb = 305.2 pie-klb > 294.8 pie-klb OK

Secci·n ýnal (Figura 4.2)

� "�
�

��"

�" �"
�����"
���"

��"

�����������������

�� "�
�

Figura 4.2 Secci·n ýnal de viga para el Ejemplo 4.2.

Uso de grÆficas y tablas

En la Sección 3.4 se obtuvo la siguiente ecuación:

Mu = fAs fyd 1
1

1.7
rfy
f �

c

Si As se remplaza en esta ecuación con �bd, puede despejarse el valor de Mu /�bd 2 de la expresión 
resultante.

Mu = frbd fyd 1
1

1.7
rfy

f �

c

y dividiendo ambos lados de la ecuación por ��bd2 
Mu

fbd2
= rfy 1

1
1.7

rfy

f �

c

Para una tasa de refuerzo dada ǭ y para un cierto concreto f �c cierto acero fy, el valor de  
Mu /�bd 2 se puede calcular y graýcar en tablas, como se ilustra en las Tablas A.8 a A.13 o en las gr§ýcas 
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del Ap®ndice A (v®ase la Gr§ýca 1 del Ap®ndice A). Los valores SI se proporcionan en las Tablas B.8 a 
B.9 del ApØndice B. Es mucho m§s f§cil leer con exactitud las tablas que las gr§ýcas (al menos para la 
escala para la cual se muestran las gr§ýcas en este texto). Por esta raz·n, aqu² se usan las tablas para los 
ejemplos. Las unidades de Mu /�bd 2 tanto en las tablas como en las gr§ýcas del Ap®ndice A son libras 
por pulgada cuadrada. En el ApØndice B, las unidades son MPa. 

Una vez que se determina el valor de Mu /�bd 2 para una viga particular, el valor de Mu se puede 
calcular simplemente multiplicando el valor obtenido para Mu /�bd 2 de las tablas por �bd 2. Las mismas 
tablas y gr§ýcas se pueden usar ya sea para el dise¶o o el an§lisis de vigas. 

El valor de �, determinado en el Ejemplo 4.2, sustituyendo en esa ecuación larga y tediosa, puede 
seleccionarse directamente de la Tabla A.13 del ApØndice A. Entramos a esa tabla con el valor de Mu /
�bd 2 previamente calculado en el ejemplo, y leemos un valor de ��entre 0.0084 y 0.0085. La interpola-
ción se puede usar para encontrar el valor real de 0.00842, pero tal exactitud no es realmente necesaria. 
Es conservador usar el valor mayor (0.0085) para calcular el Ærea de acero.

En el Ejemplo 4.3, a continuaci·n, se especiýc· un valor de ��en el enunciado del problema y la 
larga ecuación se usó para determinar las dimensiones requeridas de la estructura tal como estÆn repre-
sentadas por bd2. Nuevamente, es mucho m§s f§cil usar la tabla correcta del ap®ndice para determinar 
este valor. En casi todos los demÆs casos en este libro de texto, las tablas se usan para propósitos de 
dise¶o o de an§lisis. 

Una vez que se determina el valor numØrico de bd2, los autores toman lo que les parecen valores 
razonables para b (en este caso 12, 14 y 16 plg.) y calculan la d requerida para cada ancho a ýn de que 
se satisfaga el bd2 requerido. Finalmente, se selecciona una secci·n en la cual b es aproximadamente un 
medio a dos tercios de d. (Para claros grandes, d puede ser dos y media o tres o mÆs veces b por razones 
económicas.)

EJEMPLO 4.3

Una viga debe seleccionarse con � � 0.0120, Mu ��600 pie-klb, fy ��60 000 lb/plg2 y f �c���4 000 lb/plg2.

Solución  

Suponiendo � ��0.90 y sustituyendo en la siguiente ecuación de la Sección 3.4:

Mu

fbd2
= rfy 1

1
1.7

rfy

f �

c

(12 plg/pie)(600,000 pie-lb) 1 (0.0120)(60,000 lb/plg2 )

Intersecci·n Barnes Meadow en Northampton, Inglaterra. (Cortes²a de Cement and Concrete 
Association.)
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(12 plg/pie)(600,000 pie-lb)
(0.9)(bd2)

= (0.0120)(60,000 lb/plg2 ) 1
1

1.7
(0.0120)(60,000 lb/plg2 )

4000 lb/plg2

bd2 = 12,427 plg3 

b d
12 plg 32.18 plg
14 plg 29.79 plg
16 plg 27.87 plg 

�

Ésta parece

bastante razonable

a los autores.

�

�

�

�

�

�

�

�

�

�

�

�

�

�

Nota: Como alternativa, pudimos haber usado tablas para ayudar a calcular bd2. Al entrar en la Tabla A.13 del ApØn-
dice A, encontramos Mu /�bd 2 ��643.5 cuando ����0.0120.

� bd2 =
(12 plg/pie)(600,000 pie-lb )

(0.90)(643.5 lb/plg2)
= 12 432lb/plg2 OK

Intente 14 plg 33 plg(d = 30.00 plg)

As = rbd = (0.0120)(14 plg)(30 plg) = 5.04 plg 2

use 4#10(As = 5.06 plg 2)

Nota: El Ap®ndice A.5 indica un ancho m²nimo de viga de 12.9 plg para esta selecci·n de varilla. Como nuestro 
ancho es 14 plg, las varillas son adecuadas.

Revisión de la solución

r =
As

bd
=

5.06 plg2

(14 plg)(30plg)
= 0.01205 > rmín = 0.0033

< rmÆx= 0.0181 de la Tabla A.7 del apØndice A

Nota: El código permite un valor de ǭ = 0.0206, pero el valor correspondiente de ��sería menor que 0.9 (vØase la 
Figura 3.5 y la Tabla A.7). Como se us· un valor de ��de 0.9 en los cÆlculos anteriores, es necesario usar un valor 
mÆximo de ǭ = 0.0181. 

Con ����0.01205, Mu /�bd 2 por interpolación de la Tabla A.13 es igual a 645.85.

fMn = 645.85 lb/plg2 fbd2 = (645.85 lb/plg2)()(( 0.9)(14 plg)(30 plg)2

= 7 323 939 plg-lb = 610.3 pie-klb > 600 pie-klb

Secci·n ýnal (Figura 4.3)

Figura 4.3 Secci·n ýnal transversal para el Ejemplo 4.3��"
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Gracias a varias d®cadas de experiencia en el dise¶o de concreto reforzado, se ha encontrado que si 
la tasa de refuerzo se mantiene m§s bien peque¶a, por ejemplo alrededor de 0.18 fc�/fy o tal vez 0.375�b,  las 
secciones transversales de la viga ser§n suýcientemente grandes como para que las deþexiones rara vez 
sean un problema. Como las §reas de acero requerido ser§n bastante peque¶as, ser§ poco problem§tico 
acomodarlas en las vigas sin hacinamiento. 

Si se usan estas tasas de refuerzo relativamente peque¶as, habr§ poca diýcultad en colocar las vari-
llas y en colar el concreto. Por supuesto, desde el punto de vista de la deþexi·n, pueden usarse tasas de 
refuerzo mayores y secciones m§s peque¶as de vigas en claros cortos, donde las deþexiones no presen-
tan problema. Cualquiera que sea la tasa de refuerzo utilizada, los miembros resultantes deberÆn revisar-
se cuidadosamente para detectar deþexiones en vigas de grandes claros, en vigas en voladizo y en vigas 
y losas poco profundas. Por supuesto que estas revisiones de deþexi·n no se requieren si se respetan las 
alturas m²nimas especiýcadas en la Tabla 4.1 de este cap²tulo. 

Otra raz·n para usar tasas de refuerzo m§s peque¶as se da en la Secci·n 6.6.5 del C·digo ACI, en 
la que se permite una redistribución plÆstica de momentos (tema que se analizarÆ en el Capítulo 14) 
en miembros continuos cuyos valores de et son de 0.0075 o mayores. Se presentan estas deformaciones 
unitarias de tensi·n cuando se usan tasas de refuerzo m§s peque¶as. Por las varias razones mencionadas 
aquí, los proyectistas estructurales piensan que mantener la tasa de refuerzo medianamente baja darÆ 
como resultado buena economía.

EJEMPLO 4.4

Una viga rectangular se debe dimensionar con fy ��60 000 lb/plg2, fc����3 000 lb/plg2, y una tasa de refuerzo � 
aproximadamente�igual a 0.18 f �c/fy. Debe tener un claro simple de 25 pies y soportar una carga muerta adicional a 
su propio peso igual a 2 klb/pie y una carga viva igual a 3 klb/pie.

Solución  

Suponga wt de la viga = 400 lb/pie

wu = (1.2)(2 klb/pie + 0.400 klb/pie)+ (1.6)(3 klb/pie) = 7.68 klb/pie

Mu =
(7.68 klb/pie)(25 pie)2

8
= 600 pie-klb

r =
(0.18)(3 ksi)

60 ksi
= 0.009

Mu

fbd2
= 482.6 de la tabla A.12 del apØndice A

bd2 =
Mu

f 482.6 lb/plg2
=

(12 plg/pie
(

600,000 pie-lb
) (0.9)(

)(

482.6 lb/plg2 )

)

Solucionando esta expresión para bd2 y probando con varios valores de b y d.

b � d

= 16,577 plg3bd2

16 plg 32.19 plg

18 plg 30.35 plg � parece razonable

20 plg 28.79 plg

�

�

�

�

�

�

�

Intente con una viga de 18 plg ħ 33 plg (d = 30.50 plg)

wt de la viga =
(18 plg)(33 plg)

144 plg2/pie2
(150 lb/pie3) = 619 lb/pie

> la estimación de 400 lb/pie No estÆ bien
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Suponga wt de la viga un poco mayor que 619 lb/pie

wt estimado = 650 lbs/pie

wu = (1.2)(2 klb/pie+ 0.650 klb/pie)+ (1.6)(3 klb/pie) = 7.98 klb/pie

Mu =
(7.98 klb/pie)(25 pie)2

8
= 623.4 pie-klb

bd2 =
Mu

f 482.6 lb/plg2
=

(12 plg/pie)(623,400 pie-lb)
(0.9)(482.6 lb/plg2)

= 17,223 plg3

16 plg 32.81 plg

18 plg 30.93 plg � parece razonable

20 plg 29.35 plg

�

�

�

�

�

Intente con una viga de 18 plg ħ 34 plg (d = 31.00 plg)

wt de la viga =
(18 plg)(34 plg)

144 plg2/pie2
(150 lb/pie3) = 637.5 lbs/pie < 650 lbs/pie OK

As = rbd = (0.009)(18 plg)(31 plg) = 5.02 plg2

Intente con cinco varillas del #9 (el ancho m²nimo es 14.3 plg de la Tabla A.5 del Ap®ndice A) OK
Normalmente, una selección de varilla debería exceder el valor teórico de As. En este caso, el Ærea escogida fue 

menor que, pero muy cercana al §rea te·rica y se revisar§ para asegurarse de que tiene suýciente capacidad.

a =
As fy

0.85f �

cb
=

5.00 plg2(60 klb)
(0.85)(3 klb)(18 plg)

= 6.54 plg

fMn = fAs fy d
a
2

= 0.9(5.00 plg2)(60 ksi) 31plg
6.54 plg

2
= 7 487.6 plg-lb = 623.9 pie-klb > Mu

La razón por la cual una viga con menos acero de refuerzo que lo calculado es aceptable es porque se seleccionó un 
valor de d que excede el valor teórico ( d ��31 plg > 30.93 plg). Siempre que el valor de b y d seleccionado resulta 
en un valor de bd2 que excede el valor calculado basÆndose en el valor supuesto de �, el valor real de ��serÆ mÆs 
bajo que el valor supuesto. 

Si se hubiese seleccionado un valor de b ��18 plg y d ��30 plg, el resultado habr²a sido que el valor real de � 
sería mayor que el valor supuesto de 0.009. Usando los valores reales de b y d para recalcular �

Mu

fbd2
=

(12 plg/pie)(623,400 pie-lb)

0.9(18 plg)(30 plg)2 = 513.1 lb/plg2

De la Tabla A.12 del ApØndice A, ����0.00965 que excede el valor supuesto de 0.009. El valor requerido 
de As serÆ mayor que el requerido para d ��31 plg.

As � �bd � �0.00965��18 plg��30 plg� � 5.21 plg2 Use 7 varillas #8, As = 5.50 plg2

Los dos dise¶os son aceptables. Esta clase de þexibilidad algunas veces deja perplejo al estudiante que simplemente 
quiere saber la respuesta correcta. Una de las mejores caracter²sticas del concreto reforzado es que hay mucha þexi-
bilidad en las decisiones que pueden tomarse.
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4.4 CONSIDERACIONES DIVERSAS EN EL DISEÑO DE VIGAS

Esta secci·n introduce dos limitaciones generales referentes al dise¶o de vigas: el soporte lateral y las 
vigas profundas.

Soporte lateral

Es improbable que las vigas de concreto reforzado de cualquier sección normal sin soporte lateral se 
pandeen lateralmente, aun cuando sean muy profundas y estrechas, a menos que est®n sometidas a una 
torsión lateral considerable. Por ello, el Código ACI 318 (9.2.3.1a) establece que el soporte lateral de 
una viga no tiene que quedar a menos de 50 veces el ancho m²nimo b del patín o cara de compresión. Sin 
embargo, si se da una torsi·n signiýcativa, ®sta debe considerarse en la determinaci·n del espaciamiento 
mÆximo de los soportes laterales.

Refuerzo superýcial para vigas profundas

Las vigas con alturas del alma mayores a 3 pies tienen tendencia a desarrollar grietas excesivamente 
anchas en la parte superior de sus zonas de tensi·n. Para reducir estas grietas, es necesario agregar algo 
de refuerzo longitudinal adicional en la zona de tensi·n por þexi·n, cerca de las caras verticales del alma, 
como se muestra en la Figura 4.4. La secci·n 9.7.2.3 del C·digo ACI estipula que el refuerzo adicional 
superýcial debe distribuirse uniformemente a lo largo de ambas caras de los miembros con h > 36 plg en 
las porciones de altura h/2 m§s cercanas al refuerzo de þexi·n. 

La separación s entre este refuerzo superýcial debe ser como se establece en ACI 24.3.2. Estas vari-
llas adicionales pueden tomarse en cuenta para calcular la resistencia a þexi·n de los miembros, s·lo si 
se consideran las deformaciones unitarias correspondientes a sus posiciones relativas al eje neutro en 
la determinaci·n de los esfuerzos en las varillas. El §rea total del refuerzo superýcial en ambas caras 
de la viga no debe exceder la mitad del refuerzo a tensi·n requerido por þexi·n en la viga. El C·digo 
ACI no especiýca el §rea real del refuerzo superýcial; simplemente establece que debe colocarse alg¼n 
refuerzo adicional cerca de las caras verticales de la zona de tensión para evitar el agrietamiento en el 
alma de la viga.

Deben considerarse algunos requisitos especiales relativos al esfuerzo cortante en vigas profundas, 
tales como se describen en la Sección 9.9 del Código ACI  y en la Sección 8.14 de este texto. 

Para una viga dise¶ada con unidades SI con una altura efectiva > 1 m, debe determinarse un re-
fuerzo superýcial adicional con la siguiente expresi·n, en la cual Ask es el §rea del refuerzo superýcial 
por metro de altura a cada lado de la viga: 

Su separación mÆxima no debe exceder a d/6 en 300 mm o 1 000Ab /(d � 750).

Figura 4.4 Refuerzo superýcial para vigas profundas 
con h > 36 plg, segœn se requiera por la sección 9.7.2.3 
del código ACI.
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Otras consideraciones

Los siguientes cuatro capítulos de este libro estÆn dedicados a otros temas importantes referentes a vigas. 
Éstos incluyen vigas de diferentes secciones, acero de refuerzo de compresión, grietas, longitud de desa -
rrollo de las varillas de refuerzo y esfuerzo cortante.

Notas adicionales sobre los tamaæos de vigas

Desde los puntos de vista de la econom²a y la apariencia, s·lo algunos tama¶os diferentes de vigas 
deber§n usarse en un sistema de piso espec²ýco. Tal pr§ctica ahorrar§ cantidades considerables de dinero 
al simpliýcar la cimbra y, al mismo tiempo, proporcionar§ un sistema de piso con una apariencia m§s 
uniforme y atractiva. 

Si un grupo de estudiantes universitarios que estudia el tema de concreto reforzado tuviera que 
dise¶ar un sistema de piso y luego compararan su dise¶o con el de un proyectista estructural experimen-
tado, lo m§s probable es que la diferencia principal entre los dos dise¶os estar²a en el n¼mero de vigas 
utilizadas de diferente tama¶o. El proyectista probablemente usar²a s·lo unas cuantas vigas de diferente 
tama¶o, mientras que un estudiante promedio probablemente usar²a un mayor n¼mero de ellas. 

El proyectista probablemente examinar²a la planta del ediýcio para decidir d·nde colocar las vigas y 
luego har²a la viga sujeta al mayor momento þexionante tan peque¶a como fuese pr§cticamente posible 
(es decir, con tasas de refuerzo moderadamente altas). DespuØs, dimensionaría el mayor nœmero de vigas 
similares con las mismas dimensiones externas. Las tasas de refuerzo para estas vigas podrían variar 
considerablemente, debido a sus diferentes momentos.

4.5 DETERMINACIÓN DEL `REA DE ACERO CUANDO LAS DIMENSIONES DE LA VIGA SON 
PREDETERMINADAS

Algunas veces las dimensiones externas de una viga estÆn predeterminadas por factores que no tienen 
que ver con los momentos þexionantes y las fuerzas cortantes. La altura de un miembro se pudo haber 
seleccionado con base en los requisitos de espesor m²nimo para deþexiones, discutidos en la Secci·n 4.2. 
El tama¶o de un grupo entero de vigas pudo haberse escogido para simpliýcar el trabajo de cimbrado, 
como se vio en la Secci·n 4.4. Finalmente, un tama¶o espec²ýco pudo haberse escogido por razones 
arquitectónicas. DespuØs, mencionamos brevemente tres mØtodos para calcular el acero de refuerzo 
requerido. El Ejemplo 4.5 ilustra la aplicación de cada uno de estos mØtodos.

Tablas del apØndice

El valor de Mu /�bd se puede calcular y escogerse ��en las tablas. En la mayoría de los casos, Øste es el 
mØtodo mÆs rÆpido y prÆctico. Las tablas dadas en los Ap®ndices A y B de este texto se aplican s·lo a 
secciones rectangulares reforzadas sólo con acero para tensión. AdemÆs, debemos acordarnos de ins -

peccionar los valores de �.

Uso de la fórmula para �

La siguiente ecuación se desarrolló previamente en la Sección 3.4 para secciones rectangulares.

r =
0.85f �

c

fy
1

��������
1

2Rn

0.85f �

c

�� �
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M®todo de tanteo (iterativo)

Puede suponerse un valor de a, calcularse el valor de As, determinarse luego el valor de a para este valor 
de As, calcular otro valor para a, etc. Alternativamente, puede estimarse un valor del brazo de palanca 
entre C y T (es d ��a/2 para secciones rectangulares) y usarse en el procedimiento de tanteo. Este mØtodo 
es general y funciona para toda sección transversal con refuerzo de tensión. Es particularmente œtil en 
vigas T, como se ilustrarÆ en el siguiente capítulo.

EJEMPLO 4.5

Las dimensiones de la viga mostrada en la Figura 4.5 han sido escogidas por razones arquitect·nicas. Determinar el 
Ærea del acero de refuerzo por medio de cada uno de los mØtodos descritos en esta sección.

Solución

Usando las tablas del apØndice

Mu

fbd2
=

(12 plg/pie)(160,000 pie-lb)

(0.9)(16 plg)(21 plg)2 = 302.3 lb/plg2

r de la tabla A.12 apØndice A= 0.00538 (por interpolación)

As = (0.00538)(16 plg)(21 plg) = 1.81 plg2

Use 6 varillas del #5 (1.84 plg2)

Usando la fórmula para �

RR =
Mu

fbd2
= 302.3 lb/plg2

r =
(0.85)(3 000 lb/plg2)

60,000 lb/plg2
1

��������������
1

(2)(302. 3 lb/plg2)

(0.85)(3000 lb/plg2)

�

= 0.00538 (como el mismo valor obtenido del ApØndice A)

Figura 4.5 Sección transversal de la viga del ejemplo 4.5.

Mu  � 160 pie-klb

 fc   � 3000 lb/plg2

 fy   � 60,000 lb/plg2

3" 10"

16"

24"
21"

3"

3"



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

M®todo de tanteo (iterativo)

Aquí es necesario estimar el valor de a. Probablemente, el estudiante no tenga idea de un valor razonable para esta 
cantidad, pero la exactitud de la estimación carece de importancia. Se puede suponer algœn valor probable aproxi-
madamente igual a 0.1d hasta 0.2d y despuØs calcular d ��a/2 y As. Con este valor de As, se puede calcular un nuevo 
valor de a y el ciclo se repite. Despu®s de dos o tres ciclos, se habr§ obtenido un buen valor de a.

Suponga a = 2 plg

As =
Mu

ffy d
a
2

=
(12 plg/pie)(160 000 pie-lb)

(0.9)(60 000 lb/plg2) 21plg
2

2

= 1.78 plg2

a =
As fy

0.85f �

b

=
(1.78 plg2)(60,000 lb/plg2)

(0.85)(3000 lb/plg2)(16 plg)
= 2.62 plg

plg

Suponga a = 2.6 plg

As =
(12 plg/pie)(160,000 pie-lb)

(0.9)(60,000 lb/plg2) 21 plg
2.62 plg

2

= 1.81 plg2

a =
(1.81 plg2)(60,000 lb/plg2)

(0.85)(3000 lb/plg2)(16 plg)
= 2.66 plg (valor bastante cercano)

BasÆndose en este mØtodo, use un valor teórico de As = 1.81 plg2.
Observe que los tres mØtodos conducen al mismo valor de As = 1.81 plg2.

4.6 VARILLAS EN RACIMO

Algunas veces, cuando se requieren cantidades grandes de refuerzo de acero en una viga o una columna, 
es muy difícil acomodar todas las varillas en la sección transversal. En tales situaciones, pueden colocar -
se grupos de varillas paralelas en racimos. Pueden formarse racimos hasta con cuatro varillas, siempre 
que queden unidas entre sí. La Sección 25.6.1.3 del Código del ACI establece que ni en vigas ni en trabes 
deben agruparse en racimos varillas mayores al #11. Esto es primordialmente debido a problemas de 
control de grietas, tema que se estudiarÆ en el Capítulo 6 de este texto. Es decir, si se cumplen las restric-
ciones de control de grietas del ACI, las varillas mayores de #11 no pueden ser utilizadas prÆcticamente. 

En la Figura 4.6 se muestran conýguraciones t²picas para racimos de dos, tres y cuatro varillas. 
Cuando los racimos de m§s de una varilla se usan verticalmente en el plano de þexi·n, no pueden hacerse 
gancho ni doblarse pr§cticamente, como si fueran una unidad. Si se requieren ganchos en los extremos, 
es preferible escalonar los ganchos de las varillas individuales dentro del racimo. 

Aunque el ACI permite el uso de varillas en racimo, su uso en las Æreas de tensión de las vigas puede 
muy bien ser contraproducente, por motivo de otras restricciones del código aplicables como resultado 
de su uso.

Figura 4.6 Conýguraciones de varillas en racimo.
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Cuando las limitaciones de separaci·n y recubrimiento de las varillas se basan en el tama¶o de 
®stas, las varillas en racimo se pueden considerar como varillas individuales para ýnes de c§lculo; el 
di§metro de la varilla ýcticia debe calcularse en funci·n del §rea total equivalente del grupo. Cuando las 
varillas individuales de un racimo se cortan dentro del claro de vigas o trabes, deben terminar en puntos 
diferentes. La Secci·n 25.6.1.4 del C·digo ACI requiere que haya un escalonamiento m²nimo igual a 40 
diÆmetros de la varilla.

4.7 LOSAS EN UNA DIRECCIÓN

Las losas de concreto reforzado son grandes placas planas soportadas por vigas, muros o columnas de 
concreto reforzado, por muros de mampostería, por vigas o columnas de acero estructural, o por el suelo. 
Si estÆn soportadas sólo en dos lados opuestos, se denominan losas en una dirección, porque la þexi·n 
se da en sólo una dirección; es decir, perpendicular a los bordes de soporte. Si la losa estÆ soportada 
por vigas en sus cuatro bordes, se denomina losa en dos direcciones, porque la þexi·n se da en ambas 
direcciones. En realidad, si una losa rectangular estÆ soportada en los cuatro bordes, pero el lado largo es 
dos o m§s veces mayor que el lado corto, la losa se comportar§, para todo ýn pr§ctico, como una losa en 
una direcci·n: la þexi·n se desarrolla primordialmente en la direcci·n corta. Tales losas se dise¶an como 
losas en una direcci·n. Se pueden veriýcar f§cilmente estas aýrmaciones sobre el momento de þexi·n 
haciendo soportar una hoja de papel en dos lados opuestos o en sus cuatro lados de la manera descrita. 
Esta sección se ocupa de las losas en una dirección; las losas en dos direcciones se estudiarÆn en los 
Cap²tulos 16 y 17. Un gran porcentaje de losas de concreto reforzado caen dentro de la clasiýcaci·n de 
losas en una dirección. 

Se hace la suposici·n de que una losa en una direcci·n es una viga rectangular con una relaci·n 
grande de ancho a longitud. Normalmente, una porci·n de 12 plg de ancho de la losa se dise¶a como una 
viga (v®ase la Figura 4.7), suponiendo que la losa consiste en una serie de tales vigas colocadas una al 
lado de la otra. El mØtodo de anÆlisis es algo conservador, debido a la restricción lateral proporcionada 
por las partes adyacentes de la losa. Normalmente, una viga tiende a dilatarse lateralmente al þexionarse, 
pero esta tendencia a dilatarse de cada una de las tiras de 12 plg es resistida por las tiras adyacentes de 12 
plg de ancho, que tambi®n tienden a expandirse. En otras palabras, se supone que el m·dulo de Poisson 
es igual a cero. En realidad, la tendencia a la expansión lateral ocasiona una ligera rigidez de las tiras de 
la viga, que no se toma en cuenta en el procedimiento de dise¶o usado aqu². 

La viga de 12 plg de ancho es muy conveniente al hacer los c§lculos de carga, ya que las cargas 
normalmente se especiýcan en libras por pie cuadrado y, por ende, la carga sustentada por pie de longitud 
de la viga de 12 plg de ancho es la carga por pie cuadrado soportada por la losa. La carga soportada por 
la losa en una direcci·n, incluyendo su propio peso, se transýere a los miembros que soportan los bordes 
de la losa. Obviamente, el acero de refuerzo por þexi·n se coloca perpendicularmente a estos soportes, 

Figura 4.7 Tira de 12" en una losa de una dirección, simplemente apoyada.



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

es decir, paralelamente a la direcci·n larga de las vigas de 12 plg de ancho. Este acero de refuerzo por 
þexi·n, seg¼n la Secci·n 7.7.2.3 del C·digo ACI, no debe estar separado entre centros a m§s de tres 
veces el espesor de la losa o 18 plg. Por supuesto, se coloca tambiØn algo de refuerzo en la otra dirección 
para resistir los esfuerzos por contracción y por temperatura. 

El espesor requerido para una losa de una direcci·n depende de la þexi·n, la deþexi·n y los requi-
sitos de esfuerzo cortante. Como se vio en la Sección 4.2, la Sección 7.3.1.1 del Código ACI estipula 
ciertas limitaciones claro/longitud para los miembros a þexi·n de concretos en que no se calculan las 
deþexiones. 

Por las cantidades de concreto empleadas en las losas de piso, sus espesores se redondean a valores 
mÆs cercanos que en el caso de las alturas de vigas. Los espesores de losas se redondean generalmente 
al … de plg mÆs cercano en el lado alto en losas de 6 plg de espesor o menores, y a la ‰ plg mÆs cercana 
en el lado alto en losas de 6 plg de espesor. 

El concreto se contrae al endurecerse. AdemÆs, ocurren cambios de temperatura que ocasionan 
expansión y contracción en el concreto. Cuando la temperatura desciende, el efecto de contracción y el 
acortamiento por temperatura se suman. La Sección 7.7.6 del Código ACI establece que el refuerzo por 
contracción y temperatura debe proporcionarse en una dirección perpendicular al refuerzo principal de 
las losas de una direcci·n. (En losas de dos direcciones, el refuerzo para la þexi·n se proporciona en 
ambas.) El código establece que para varillas corrugadas de Grado 40 o 50, el porcentaje mínimo de este 
acero debe ser 0.002 veces el Ærea total de la sección transversal de la losa. Nótese que el Ærea total de la 
sección transversal es bh (en donde h es el espesor de la losa). La Sección 24.4.3.3 del Código ACI esti -
pula que el esfuerzo por contracción y temperatura no debe estar separado mÆs de cinco veces el espesor 
de la losa o mÆs de 18 plg. Cuando se usan varillas corrugadas Grado 60 o malla soldada de alambre, 
el Ærea mínima debe ser 0.0018bh. Para losas con fy > 60 000 lb/plg2, el valor mínimo es �0.0018 X 60 
000�/ fy Ó 0.0014.

En unidades SI, las Æreas mínimas de acero de refuerzo son 0.002 para aceros de Grados 300 y 
350 y 0.0018 para acero de Grado 420. Cuando fy > 420 MPa, el Ærea mínima es igual a (0.0018 x 
420)/fy. Entonces estas tasas de refuerzo se multiplican por el Ærea bruta de concreto, bh, para obtener 
las Æreas mínimas de acero de refuerzo. El acero de refuerzo no debe estar separado mÆs de cinco 
veces el espesor de la losa o 500 mm.

Si los muros de la estructura o las columnas grandes ofrecen una resistencia apreciable a los movi-
mientos de contracción y temperatura, muy bien puede ser necesario aumentar las cantidades mínimas 
se¶aladas. 

El acero por contracción y temperatura sirve como una malla de acero al unirse perpendicularmente 
al acero de refuerzo por þexi·n principal, con lo cual se mantiene ýrmemente en posici·n. Este acero 
sirve tambiØn para distribuir transversalmente las cargas concentradas en la losa. 

Las §reas de acero suelen determinarse para anchos de 1 pie en losas, zapatas y muros de concreto 
reforzado. Una tabla de las Æreas de varillas en losas, como la Tabla A.6 del ApØndice A es muy œtil para 
la selección de las varillas que deben usarse. Se da a continuación una breve explicación de cómo se 
elaboró esta tabla. 

Para un ancho de 1 pie de concreto, el §rea total de acero es obviamente igual al n¼mero total o pro-
medio de varillas en un ancho de 1 pie, multiplicado por el §rea de la secci·n transversal de una varilla. 
Esto se puede expresar como (12 plg/separación centro a centro de varillas) (Ærea de 1 varilla). Siguen 
algunos ejemplos y los valores obtenidos podrÆn comprobarse en la tabla. Si se logra entender estos 
cÆlculos, se podrÆ extender la tabla a cualquier caso en consideración.

1. Varillas del #9, 6 plg entre centros. Ćrea total en un pie de ancho ���12/6) �1.00����2.00 plg2.

2. Varillas del #9, 5 plg entre centros. Ćrea total en un pie de ancho ���12/5) �1.00����2.40 plg2.

El Ejemplo 4.6 ilustra el dise¶o de una losa en una direcci·n. Se observar§ que el requisito de recubri-
miento de la Sección 20.6.1 del Código ACI para el refuerzo en losas coladas in situ (varillas del #11 y meno-
res) es de ¾ plg libre, a menos que los requisitos de corrosión o protección contra el fuego sean mÆs severos.
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EJEMPLO 4.6

Dise¶ar una losa en una direcci·n para el interior de un ediýcio usando el claro, las cargas y los otros datos dados 
en la Figura 4.8. Se especiýca concreto con agregado de peso normal con una densidad especiýcada de 145 lb/pie3.

Solución  

Espesor mínimo total h de la losa si no se calculan deþexiones (V®ase la Tabla 4.1)

h �
=

20
=

(12 plg/pie)(10 pie)
20

= 6 plg

Suponga una losa de 6 plg (con d = aproximadamente 6 plg��¾ plg. Recubrimiento de -… plg [para un tamaæo 
estimado del semidi§metro de la varilla] = 5.0 plg). Se calcula el momento y luego se determina la cantidad de 
acero requerido. Si este valor no parece razonable, se ensaya un espesor diferente. 

Dise¶e una tira de 12 plg de ancho de la losa. Entonces, b = 12 plg, y la carga sobre la losa en unidades de lb/
pie2 se convierte en lb/pie. Usualmente se agrega 5 lb/pie3 para considerar el peso del refuerzo, de modo que se usa 
150 lb/pie3 al calcular el peso de un miembro de concreto de peso normal.

Carga muerta = peso de la losa =
6 plg

12 plg/pie
(150 lb/pie2) = 75 lb/pie3

Carga viva = 200 lb/pie2

wu = (1.2)(75 lb/pie2)+ (1.6)(200 lb/pie2) = 410 lb/pie3

Mu =
(0.410 klb)(10 pie)2

8
= 5.125 pie-klb

Mu

fbd2
=

(12 plg/pie)(5125 pie-lb )

(0.9)(12 plg)(5.00 plg)2 = 227.8 lb/plg2

r = 0.00393 (de la tabla A.13 del apØndice A)

> rmín = 0.0033

As = pbd = (0.00393)(12 plg)(5.0 plg) = 0.236 plg2/pie

Use varillas del #4 a 10 plg de la Tabla A.6 (As ��0.24 plg2/pie) 

Separación < mÆximo de 18 plg segœn la Sección 7.6.5 del Código ACI.

Dirección transversal: acero de contracción y temperatura

As ��0.0018bd ���0.0018���12 plg���6 plg) ��0.1296 plg2/pie

Use varillas del #3 a 10 plg (0.13 plg2/pie) como se seleccionó en la Tabla A.6. 

Separación < mÆximo de 18 plg segœn la Sección 7.12.2.2 del código ACI OK

Las varillas del #4 se colocan debajo de las varillas del #3 en este caso. Las varillas del #4 son el acero de refuerzo 
primario para la þexi·n y el valor de d se basa en esta hip·tesis. Las varillas del #3 son para control de contracci·n 
y temperatura, y su longitud dentro de la losa no es tan crítica.

Figura 4.8 Información dada para el ejemplo 4.6.

carga viva � 200 lb/pie2

 f �

c � 4 000 lb/plg2

 fy � 60 000 lb/plg2

10’
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Los proyectistas de estructuras de concreto reforzado deben ser muy cuidadosos en cumplir con los 
requisitos de resistencia al fuego en los reglamentos de construcción. Si el reglamento aplicable requiere 
cierta clasiýcaci·n de resistencia al fuego para los sistemas de piso, tal requisito puede obligar al pro-
yectista a usar losas de mayor espesor que las requeridas para satisfacer los requisitos del ACI para el 
dise¶o de resistencia. En otras palabras, el proyectista de un ediýcio debe estudiar cuidadosamente las 
normas relativas a la resistencia al fuego del reglamento de construcciones vigente antes de proseguir 
con el diseæo. La Sección 4.11 del ACI 318-14 incluye tal requisito.

4.8 VIGAS EN VOLADIZO Y VIGAS CONTINUAS

Las vigas en voladizo que soportan cargas de gravedad estÆn sometidas a momentos negativos en toda 
su longitud. En consecuencia, sus varillas de refuerzo se colocan en su parte superior o lados de tensión, 
como se muestra en las Figuras 4.9 y 4.10a). El lector observarÆ que, en tales miembros, el momento 
mÆximo se presenta en las caras de los empotramientos. Como consecuencia, se requieren cantidades 
mÆs grandes de acero de refuerzo en esos puntos. TambiØn debe observar que las varillas no pueden inte-
rrumpirse en las caras de los empotramientos. Deben prolongarse o anclarse en el concreto a cierta dis-
tancia mÆs allÆ de la pared del empotrado. Esta distancia se denomina longitud de desarrollo. La longitud 
de desarrollo no tiene que ser recta como se muestra en la ýgura, porque las varillas pueden doblarse a 
90Á o 180Á. Las longitudes de desarrollo y las varillas con ganchos se estudian a fondo en el Cap²tulo 7. 

Hasta ahora, s·lo se han considerado miembros est§ticamente determinados. Sin embargo, el caso 
mÆs comœn es que las vigas y losas sean continuas sobre varios apoyos, como en el caso representado en 
la Figura 4.10. Puesto que el acero de refuerzo es necesario en los lados de tensi·n de las vigas, se coloca 
en la parte inferior de las zonas de momentos positivos y en la parte superior de las zonas de momentos 
negativos. Hay varias maneras de colocar las varillas de refuerzo para resistir los momentos positivos y 
negativos en los miembros continuos. Un acomodamiento posible se muestra en la Figura 4.10a). En el 
Capítulo 14 se estudian en detalle estos miembros, incluyendo arreglos de varillas.

Figura 4.9 Longitud de desarrollo de una viga en voladizo.

longitud de 
desarrollo 
o anclaje

Figura 4.10 Losa continua con la colocación teórica de las varillas de refuerzo para un 
diagrama de momento dado.

a)

As

As

b)

Nota: algunas de las varillas de 
refuerzo positivo se prolongan 
dentro de los apoyos.
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4.9 EJEMPLO CON UNIDADES SI

El ejemplo 4.7 ilustra el dise¶o de una viga usando unidades SI.

EJEMPLO 4.7

Dise¶ar una viga rectangular para un claro simple de 10 m que soporte una carga muerta de 20 kN/m (no incluye 
el peso de la viga) y una carga viva de 30 kN/m. Use � � 0.5�b, f �

c  � 28 MPa, y  fy � 420 MPa y un peso para el 
concreto de 23.5 kN/m3. No emplee el espesor límite del ACI.

Solución  

Suponga que el peso de la viga es de 10 kN/m y � � 0.90.

wu = (1.2)(30 kN/m)+ (1.6)(30 kN/m) = 84 kN/m

Mu =
(84 kN/m)(10 m)2

8
= 1 050 kN m

r =
1
2

(0.0283) = 0.01415 de la tabla B.7 del apØndice B 

Mu = frfybd2 1
1

1.7
r

fy

f �

c

(106)(1 050 kN  m ) = (0.9)(0.01415)(420 MPa)(bd2) 1
1

1.7
(0.01415)

420 MPa
28 MPa

bd2 = 2.2432 108 mm3

400 mm 749 mm

450 mm 706 mm

500 mm 670 mm �

�

�

�

�

�

�

� seleccionar

Colado de una losa de concreto. (Cortes²a de Bethlehem Steel Corporation.)
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Use una secci·n de 500 mm ħ 800 mm (d = 680 mm)

 

Peso de la viga =
(500 mm)(800 mm)

106 mm2/m2
(23.5 kN/m3) = 9.4 kN/m

< 10 kN/m supuesto

As = (0.01415)(500 mm)(680 mm) = 4 811 mm2  OK

a =
As fy

0.85f �

cb
=

(4914 mm2)(420 MPa)
(0.85)(28 MPa)(500 mm)

= 173 mm

c =
a

b1
=

173 mm
0.85

= 204 mm

et =
680 mm 204 mm

204 mm
(0.003) = 0.0070 > 0.005 � f = 0.90

Nota: puede revisarse mÆs fÆcilmente con valores de �.

La tabla B.7 indica que el valor de � < 0.0181 es necesario para asegurar f = 0.9. Nuestro valor de � satisface ese 
requerimiento.

bmín � 267 mm de la tabla B.5 del apØndice B para 3 varillas en una capa

 < 500 mm OK

La secci·n ýnal se muestra en la ýgura 4.11.
Nota: Este problema se puede resolver mÆs rÆpidamente usando las tablas del apØndice. En la tabla B.9, con 

fy � 420 MPa, f �

c  � 28 MPa y � � 0.01415��

Mu

fbd2
= 5.201 MPa

bd2 =
Mu

f(5.201 MPa)
=

(1050 kN  m )(10)3

(0.9)(5.201 MPa)
= 2.

.
2432 108 mm3

DespuØs de este paso, proceda como se muestra, cuando bd 2 se encontró usando las ecuaciones.

�����

�����

������

��������

����

������

��

��

��

��

������

������

�����

 Figura 4.11 Sección transversal de la viga del ejemplo 4.7.

Use seis varillas del #32 en dos ýlas (4 914 mm2). Una ýla podr²a usarse aqu². 

Un valor de f = 0.9 se asumió anteriormente. Éste requiere que �t sea > 0.005.

(por interpolación)
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4.10 EJEMPLO CON COMPUTADORA

EJEMPLO 4.8

Repetir el Ejemplo 4.4 usando la hoja de c§lculo de Excel para el Cap²tulo 4.

Solución  

Use la hoja de c§lculo llamada Beam Design [dise¶o de vigas]. Ingrese las propiedades del material (f �c , fy) y Mu 
(puede tomarse del calce de la hoja de c§lculo o simplemente ingresarse si usted ya lo sabe). Teclee ����0.009 (dado 
en el ejemplo). Las dos tablas con encabezados b y d dan algunas elecciones para b y d basadas en el valor de � 
que usted escogió. Los valores supuestos mÆs grandes de ��conducen a valores m§s peque¶os de b y d y viceversa. 
Seleccione b ��18 plg y d ��31 plg (muchas otras selecciones tambi®n son correctas). A¶ada 2.5 plg o m§s a d para 
obtener h e ingresar ese valor (usado ¼nicamente para encontrar el peso de la viga enseguida). La hoja de c§lculo 
recalcula ��y As a partir de los valores reales escogidos de b y d, por lo que debe observar que ��no es el mismo 
originalmente supuesto (0.00895 en lugar de 0.009). Esto da como resultado un Ærea de acero calculada ligeramente 
mÆs peque¶a que en el Ejemplo 4.4. Tambi®n puede ingresar el n¼mero de varillas y el tama¶o para obtener un valor 
de As. Este valor debe exceder al valor teórico o aparecerÆ un mensaje de error. Usted debe inspeccionar para ver si 
esta selecci·n de varillas estar§ situada dentro del ancho seleccionado.

Al calce de la hoja de c§lculo, puede obtenerse el momento de dise¶o Mu si la viga es simplemente apoyada y unifor-
memente cargada con sólo cargas muertas y vivas. El peso propio de la viga se calcula basado en los valores ingresa -
dos para b y h (celdas D23 y D25). Usted puede tener que iterar algunas veces antes de que estos valores concuerden. 
En este ejemplo, la carga muerta es 2 klb por mÆs el peso propio. El valor que debe ingresarse para wD es 2.0 + 0.65 
libra por pie lineal, con el segundo t®rmino tomado de la hoja de c§lculo. Al trabajar este problema la primera vez, 
usted probablemente no tenga estas dimensiones para b y h, por tanto, el peso propio no sería correcto. La iteración 
tal como se hace en el Ejemplo 4.4 tambi®n se requiere con la hoja de c§lculo, aunque es mucho m§s r§pido.

Dise¶o de vigas rectangulares con refuerzo simple

Instrucciones: Introduzca valores sólo en las celdas 
que estØn sombreadas. Otros valores tambiØn se calculan
a partir de estos valores ingresados.

f ’c =
fy =

Mu =

Mubd2  = = 17, 215 plg3

b1 =

ffyr (1� rfy/(1.7f ’c))

3

60

Suponga r = 0.009

0.85

623.4

klb/plg 2

klb/plg 2

pie-klb
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Estas tablas dan algunas selecciones 
para b y d que usted puede redondear 
para ingresarlas aquí.

RR bbb/d = dd

1 25.82 1425.82 35.07

1.2 22.86 1527.44 33.88

1.4 20.63 1628.88 32.80

1.5 19.70 1729.56 31.82

1.6 18.87 1830.20 30.93

1.7 18.13 1930.82 30.10

1.8 17.45 2031.41 29.34

1.9 16.83 2131.98 28.63

2

Seleccione b y d

seleccione las varillas
No. de varillas

5 #        9 As = 5.00 plg2
Tamaæo de varilla -

b =
d =
h =
Rn =

18 plg.
31 plg.

34 plg.
480.5

16.27 2232.58 27.97

r = 0.85f ’c/fy (1� (1�2 Rn/(.85f ’c))0.5) = 0.00895
  
  As = rbd = 4.99 plg2

<--- Ærea teorØtica de acero

PROBLEMAS

Problema 4.1 Las cargas estimadas axiales de servicio o de traba-
jo y los momentos þexionantes para una columna espec²ýca son 
los siguientes: PD ��100 klb, PL ��60 klb, MD ��30 pie-klb y ML 
� 20 pie-klb. Calcule los valores de carga axial y de momento que 
deben usarse en el dise¶o. (Resp. Pu ��216 klb; Mu ��68 pie-klb.)

Problema 4.2 Determine la resistencia de dise¶o requerida para 
una columna, para la cual PD ��120 klb, PL ��40 klb y PW  [w 
deýne al viento; wind en inglØs] ��60 klb a compresión, u 80 klb 
a tensión.

Problema 4.3 Una losa de concreto reforzado debe soportar una 
carga muerta de piso de trabajo de 90 lb/pie2, que incluye el peso 
de la losa de concreto y una carga viva de trabajo de 40 lb/pie2. 

Determine la carga uniforme factorizada para la cual debe dise¶ar-
se la losa. (Resp. wu ��172 lb/pie2.)

Problema 4.4 Usando la hoja de c§lculo del Cap²tulo 4, llamada 
Load Combination [Combinación de cargas], repita los siguientes 
problemas:

a) Problema 4.1

b) Problema 4.2

c) Problema 4.3

�
�
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�
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Problema 4.12

��� ��� ���

���

��������������

����������������������

����� �
���������
��

Problema 4.13 Repita el Problema 4.12, si wD ��1.5 klb/pie y  
PL ��30 klb. (Una resp. 16 plg ��34 plg con 4 varillas del #11.)

En los Problemas 4.5 a 4.9, dise¶e secciones rectangulares para las vigas, cargas y valores dados. Los pesos de las vigas no est§n inclui-
dos en las cargas indicadas. Esboce las secciones transversales de las vigas, incluyendo los tama¶os de las varillas, arreglos, y separa-
ciones. Suponga que el concreto pesa 150 lb/pie3. Use h ��d + 2.5 plg.

En los Problemas 4.10 a 4.22 dise¶e secciones rectangulares para 
las vigas, cargas y valores ��mostrados en las ýguras anexas. Los 
pesos de las vigas no estÆn incluidos en las cargas indicadas. Esbo-
ce las secciones transversales de las vigas, incluyendo el tama¶o 
de las varillas, arreglos y separaciones. Suponga que el concreto 
pesa 150 lb/pie3, fy ��60 000 lb/plg2, y fc���4 000 lb/plg2, a menos 
que se diga otra cosa.

Problema 4.10

�����������

��������������
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�������������
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Problema 4.11 Repita el Problema 4.10, si wD ��2 klb/pie y si  
PL ��10 klb. (Una resp. 12 plg ��21 plg con 4 varillas del #8.)

�
�
����

�

Problema
nœmero fy f �

c(lb/plg2)(lb/plg2) r*

4.5 60 000 4 000 24 2 2.8 t́ = 0.0075

4.6 60 000 4 000 30 2 2
0.18 f �

c

fy

4.7 50 000 3 000 28 3 3
1
2

rb

4.8 60 000 4 000 32 2 1.8
1
2

rb

4.9 60 000 3 000 25 1.8 1.5 et = 0.005

*VØase la tabla A.7 del ApØndice A para los valores de r que corresponden a los valores de et listados.

Una respuesta al problema 4.5: 18 plg � 26 plg con 6 varillas del #9.

Una respuesta al problema 4.7: 22 plg � 33 plg con 6 varillas del #11.

Una respuesta al problema 4.9: 16 plg � 25 plg con 5 varillas del #9.

Claro � (pie)

wD no incluye el
peso de la viga

wt (klb/pie) wL (klb/pie)
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Problema 4.14
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Problema 4.15 Repita el Problema 4.14, si wD ��3 klb/pie y si PL 
��40 klb, fc���3 000 lb/plg2 y si ����0.5���b. (Una resp. 16 plg ��

33 plg con 5 varillas del #10.)

Problema 4.16

���
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Problema 4.17 Repita el Problema 4.16, si el claro de la viga ��
14 pies. (Una resp. 20 plg ��27 plg con 6 varillas del #9 en la parte 
superior.)

Problema 4.18

���

�����������

��������������

��� ��� �������
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�

Problema 4.19 Repita el Problema 4.18, si PL ��10 klb,  ��16 
pies. (Una resp. 14 plg ��27 plg con 4 varillas del�#10 en la parte 
superior.)

Problema 4.20

�� ��
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����������� �����������
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Problema 4.21 Seleccione varillas de refuerzo para la viga mos-
trada, si Mu ��150 pie-klb, fy ��60 000 lb/plg2 y fc���4 000 lb/
plg2. (Sugerencia:�suponga que la distancia del c. g. del acero de 
tensión al c. g. del �bloque de compresión es igual a 0.9 veces la 
longitud efectiva d de�la viga.) DespuØs de calcular el Ærea de ace-
ro, revise la distancia�supuesta y revise el Ærea de acero si es nece-
sario. ¿Es �t Ó 0.005?�(Resp. As ��1.57 plg2, �t = 0.00804 > 0.005.)

���

�� �� ��

��

���

��

Problema 4.22 Repita el problema 4.21 para Mu � 250 pie-klb.
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En los Problemas 4.23 y 4.24, dise¶e secciones rectangulares para 
las vigas y cargas mostradas en las ýguras correspondientes. Los 
pesos de las vigas no se incluyen en las cargas dadas. fy ��60 000 
lb/plg2 y fc���4 000 lb/plg2. Las cargas vivas deben colocarse don-
de ocasionen las condiciones mÆs severas en las secciones con-
sideradas. Escoja los tama¶os de las vigas para el momento m§s 
grande (positivo o negativo) y luego seleccione el acero requerido 
para el momento mÆximo positivo y para el momento mÆximo 
negativo. Finalmente, esquematice la viga y muestre las posicio-
nes aproximada de las varillas.

Problema 4.23 (Una resp. 12 plg ��23 plg con 3 varillas del #9 de 
refuerzo negativo y 4 varillas del #7 de refuerzo positivo.)

�����
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Problema 4.24

En los Problemas 4.25 y 4.26 dise¶e losas interiores en una direc-
ción para las condiciones mostradas. Peso del concreto ��150 lb/ 
pie3, fy ��60 000 lb/plg2 y fc���4 000 lb/plg2. No use el espesor 
m²nimo para deþexiones del C·digo ACI (Tabla 4.1). Las tasas de 
refuerzo se dan en las ýguras. La ¼nica carga muerta es el peso de 
la losa.

�������

��������������������������������

����� �������b

Problema 4.25 (Una resp. Losa de 5 plg con varillas del #6 a 10 
plg del refuerzo principal.)
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Problema 4.26
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Problema 4.27 Repita el Problema 4.26 usando el requisito de 
espesor m²nimo del C·digo ACI para los casos en que las deþexio-
nes no se calculan (Tabla 4.1). No use el valor de ��dado en el 
Problema 4.26. (Resp. Losa de 14.5 plg con #6 a 9 plg del refuerzo 
principal.)

Problema 4.28 Usando  fc���3 000 lb/plg2, fy ��60 000 lb/plg2, y 
��correspondiendo a �t ��0.005, determine la longitud de una viga 
simple que soporte su propio peso en un claro simple de 200 pies.

Problema 4.29 Determine la longitud requerida para una viga que 
soporte su propio peso sólo para un claro de 100 pies. Despre -
cie los cÆlculos del recubrimiento de concreto y del peso propio. 
Dados  fc���4 000 lb/plg2; fy ��60 000 lb/plg2; y ��0.5����. (Resp. 
d ��32.5 plg.)

Problema 4.30 Determine el espesor de la pared por mÆximo 
momento para el muro de retenci·n mostrado en la ýgura acom-
pa¶ante. Tambi®n el §rea de acero requerido en la parte inferior 
y a media altura de la pared si  fc����4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 
lb/plg2. Suponga que se usarÆn varillas #8 y que el espesor de la 
pared es constante para la altura de 18 pies. Suponga tambiØn que 
el recubrimiento libre requerido es de 2 plg con ����0.5 ��.

Presión lateral 
supuesta del 
líquido � 500 lb/pie2

pared
18’

Problema 4.31 a) Dise¶e una losa precolada de concreto de 24 
plg de ancho para soportar una carga viva de 60 lb/pie2 en un claro 
simple de 15 pies. Suponga que se requiere un recubrimiento míni-
mo de 5/8 plg. Use malla soldada de alambre como refuerzo, fy ��
60 000 lb/plg2 y fc���3 000 lb/plg2, ���0.18 fc�/fy. (Resp. Losa de 
4 plg con 4 ��8 D12/D6.) 
b) ¿Puede un tacleador de futbol americano de 380 lb caminar a 
travØs del centro del claro cuando la otra carga viva no estÆ presen-
te? Suponga un impacto de 100%. (Resp. Sí.)

Problema 4.32 Elabore un diagrama de þujo para el dise¶o de 
vigas rectangulares reforzadas por tensión.

Problema 4.33 Usando la hoja de c§lculo del Cap²tulo 4, resuelva 
los siguientes problemas.
a) Problema 4.6. (Resp. 16 plg ��33 plg con 5 varillas del #10.)
b) Problema 4.18. (Resp. 18 plg ��27 plg con 5 varillas del #10.)
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Problema 4.35 (Una resp. 500 mm � 830 mm con 5 varillas 
del #36.)
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Problema 4.36
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Problemas con unidades SI

En los Problemas 4.34 a 4.39 dise¶e secciones rectangulares 
para las vigas, cargas y valores ��mostrados en las ýguras corres-
pondientes. Los pesos de las vigas no se incluyen en las cargas 
dadas. Dibuje un croquis de las secciones trasversales que inclu-
yan los tama¶os, la disposici·n y la separaci·n de las varillas. 
Suponga que el concreto pesa 23.5 kN/m3, fy ��420 MPa y fc��

��28 MPa.

Problema 4.34 
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Problema 4.37 Coloque las cargas vivas de manera que causen momentos mÆximos positivos y negativos. ����0.18 fc�/
fy. (Una resp. 400 mm ��830 mm con 5 varillas del #32 como refuerzo positivo.)
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Problema 4.38
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Problema 4.39 Dise¶e la losa en una direcci·n, mostrada 
en la ýgura acompa¶ante, que debe soportar una carga viva 
de 10 kN/m2. No use la limitaci·n de espesor para deþexio-
nes del ACI y suponga que el concreto pesa 23.5 kN/m3. 
Suponga que fc���28 MPa y fy � 420 MPa. Use �������mÆx 
correspondiente a et = 0.005. (Una resp. Losa de 220 mm 
con acero principal de #29 a 200 mm.)

���
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Capítulo 5

AnÆlisis y diseæo de vigas T  
y vigas doblemente reforzadas

5.1 VIGAS T

Los sistemas de concreto reforzado para piso consisten normalmente en losas y vigas coladas mono-
líticamente. En consecuencia, las dos partes actœan conjuntamente para resistir las cargas. En efecto, 
las vigas tienen unas tiras en su parte superior llamadas patines y las vigas en forma de T así formadas 
reciben el nombre de vigas T. La parte de una viga T situada bajo la losa se denomina alma. (Las vigas 
pueden tener forma de L si el alma se encuentra en el extremo de una losa.) Los estribos (descritos en el 
Capítulo 8) del alma se extienden dentro de las losas, tal como lo pueden hacer las varillas dobladas del 
refuerzo principal, con lo que ayudan al trabajo de conjunto de las vigas y las losas. 

Es problemÆtico estimar quØ tanto de la losa actœa como parte de la viga. Si los patines de vigas T 
son robustos y compactos en su secci·n transversal, los esfuerzos de þexi·n quedar§n distribuidos con 
bastante uniformidad a travØs de la zona de compresión. Sin embargo, si los patines son anchos y delga-
dos, los esfuerzos de þexi·n variar§n bastante a trav®s del pat²n debido a las deformaciones por cortante. 
Cuanto m§s alejada del alma est® una parte de la losa o pat²n, menor ser§ su esfuerzo de þexi·n. 

En lugar de considerar una distribución de esfuerzo variable a travØs del ancho total del patín, el 
Código 6.3.2 del ACI propone un ancho menor, supuestamente con una distribución uniforme del esfuer -
zo, para ýnes de dise¶o. El objetivo es tener la misma fuerza total de compresi·n en el ancho reducido 
que la que se da en el ancho total con sus esfuerzos variables. 

El §rea achurada en la Figura 5.1 muestra el tama¶o efectivo de una viga T. Para vigas T con patines en 
ambos lados del alma, el código establece que el ancho efectivo del patín no debe exceder un cuarto del claro 
de la viga y que el ancho de la porción volada a cada lado no debe exceder ocho veces el espesor de la losa o 
la mitad de la distancia libre al alma de viga adyacente. Las vigas T aisladas deben tener un espesor de patín 
no menor que la mitad del ancho del alma y el ancho efectivo de su patín no debe ser mayor que cuatro veces 
el ancho del alma (ACI 6.3.2.2). Si hay solamente un patín a un lado del alma, el ancho del patín volado 
no debe exceder un doceavo del claro, 6hf o la mitad de la distancia libre a la siguiente alma (ACI 6.3.2.1). 

El anÆlisis de las vigas T se hace de manera muy parecida a como se analizan las vigas rectangulares 
en que las especiýcaciones relacionadas con las deformaciones unitarias en el refuerzo son id®nticas. Para 
repetirlo brevemente, es conveniente tener valores de �t  Ó 0.005 y no deben ser menores que 0.004, a menos 
que el miembro est® sujeto a una carga axial Ó 0.10 f �

c Ag. Usted aprenderÆ que los valores de �t  son casi 
siempre mucho mayores que 0.005 en vigas T, debido a sus patines a compresi·n muy grandes. Para tales 
miembros, los valores de c normalmente son muy peque¶os y los valores de �t calculados son muy grandes. 

El eje neutro (N.A.) de las vigas T puede situarse en el patín o en el alma, dependiendo de las propor-
ciones de las losas y las almas. Si se sitœa en el patín, como es el caso mÆs comœn para momentos positivos, 
son aplicables las fórmulas de las vigas rectangulares, como puede verse en la Figura 5.2a). Se supone que 
el concreto abajo del eje neutro est§ agrietado y su forma no inþuye en los c§lculos de þexi·n (aparte de 
su peso). La sección arriba del eje neutro es rectangular. Sin embargo, si el eje neutro estÆ abajo del patín, 
como se muestra para la viga en la Figura 5.2b), el concreto de compresión por arriba del eje neutro ya no 
consiste en un solo rectÆngulo y, por lo tanto, las fórmulas para las vigas rectangulares no son aplicables. 
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Si se supone que el eje neutro se sitœa dentro del patín (Figura 5.2a), el valor de a puede calcularse 
igual que para las vigas rectangulares:

a =
As fy

0.85f �

cb
=

rfyd
0.85f �

c

La distancia c al eje neutro es igual a a/�1. Si el valor calculado de a es igual o menor que el espesor 
del patín, la sección puede suponerse, para todo propósito prÆctico, como rectangular, aun cuando el 
valor calculado de c sea realmente mayor que el espesor del patín. 

Una viga realmente no tiene que parecerse a una viga T para serlo. Las secciones transversales de 
las vigas mostradas en la Figura 5.3 muestran este hecho. Para estos casos, el concreto a compresi·n 
tiene forma de T y la forma o el tama¶o del concreto en el lado de tensi·n, que se supone se agrietar§, no 
inþuye en los momentos te·ricos resistentes. Sin embargo, la forma, el tama¶o y el peso del concreto de 
tensi·n s² afectan la magnitud de las deþexiones que ocurren (como se ver§ en el Cap²tulo 6) y el peso 
muerto afecta las magnitudes de los momentos que deben resistirse.

Figura 5.2 Ubicaciones de los ejes neutrales.

Figura 5.1 Ancho efectivo de vigas T.
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Figura 5.3 Diversas secciones transversales de vigas T.
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5.2 AN`LISIS DE VIGAS T

El c§lculo de las resistencias de dise¶o de vigas T se ilustra en los Ejemplos 5.1 y 5.2. En el primero 
de estos problemas, el eje neutro se sitœa en el patín, mientras que en el segundo se sitœa en el alma. El 
procedimiento usado en ambos ejemplos implica los siguientes pasos:

1. Revise As mín segœn la Sección 9.6.1.2 del ACI usando bw como el ancho del alma.

2. Calcule T = Asfy.

3. Determine el Ærea del concreto en compresión (Ac) esforzado a 0.85 fc’.

C = T = 0.85f �

cAc

Ac =
T

0.85f �

c

4. Calcule a, c y �r.

5. Calcule �Mn.

En el Ejemplo 5.1, donde el eje neutro se sitœa en el patín, sería lógico aplicar las ecuaciones rectan-
gulares normales de la Secci·n 3.4 de este libro, pero los autores han usado el m®todo del par, para que 
se entienda mejor la solución del Ejemplo 5.2, donde el eje neutro queda en el alma. Este mismo pro -
cedimiento puede usarse para determinar las resistencias de dise¶o en las vigas de concreto reforzadas 
sólo con acero de tensión, de cualquier forma de sección (  triangular, circular, etc.), siempre que 
se refuercen solamente con acero de tensión.

Museo de Historia Natural, Kensington,  
Londres, Inglaterra. (Colección C&CA,  
cortesía de The Concrete Society.)
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EJEMPLO 5.1

Determinar la resistencia de dise¶o de la viga T mostrada en la Figura 5.4, con fc’ = 4 000 lb/plg2 y fy = 60 000 lb/
plg2. La viga tiene un claro de 30 pies y est§ colada integralmente con una losa de piso que tiene 4 plg de espesor. 
La distancia libre entre almas es de 50 plg.

Solución 

Revisar el ancho efectivo del patín

b 16hf = bw + 16(4 plg)+ 10plg = 74 plg

b distancia libre promedio a las almas adyacentes + bw = 50 plg + 10 plg = 60 plg�

b claro/4 = 30 pies /4 = 7.5 pies = 90 plg

Comprobación de As mín

As mín =
3 f �

c

fy
bwd =

(3 4 000 lb/plg2 )

60 000 lb/plg2
(10 plg)(24 plg) = 0.76 plg2

ni menor que
200bwd

fy
=

(200)(10 plg)(24 plg)
60,000 lb/plg2

= 0.80 plg2
�

< As = 6.00 plg2 OK

CÆlculo de T

T = As fy = (6.00 plg2) (60 klb/plg2) = 360 klb

Determinación de Ac

Ac =
T

0.85f �

c

=
360 klb

(0.85)(4 klb)
= 105.88 plg2

< Ærea del patín = (60 plg)(4 plg) = 240 plg2 � el bloque de esfuerzos de compresión estÆ en el patín

Figura 5.4 Sección transversal de la viga del Ejemplo 5.1.

����
�����������

�������
����
���
�
�	���"

��"

�"

��"



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

5.2 AnÆlisis de vigas T 119

CÆlculo de a, c y �t�

a =
105.88 plg2

60 plg
= 1.76 plg

c =
a

b1
=

1.76 plg
0.85

= 2.07 plg

et =
d c

c
(0.003) =

24 plg 2.07 plg
2.07 plg

(0.003)

= 0.0318 > 0.005

� La sección es dœctil y f = 0.90

CÆlculo de �Mn

Obviamente, el bloque de esfuerzos se sitœa por completo dentro del patín y son entonces aplicables las fórmulas 
rectangulares. Sin embargo, con el mØtodo del par de fuerzas, se tiene:

Brazo de palanca = z = d
a
2

= 24 plg
1.76 plg

2
= 23.12 plg

fMn = fTz = (0.90)(360 klb)(23.12 plg)

= 7 490.9 plg-klb = 624.2 pie-klb

EJEMPLO 5.2

Calcular la resistencia de dise¶o para la viga T mostrada en la Figura 5.5 en la cual f ’c= 4 000 lb/plg2 y fy = 60 000 
lb/plg2.

Solución 

Comprobación de As mín

As mín =
3 �����4 000 lb/plg2
�

60 000 lb/plg2
(14 plg)(30 plg) = 1.33 plg2

ni menor que
(200)(14 plg)(30 plg)

60 000 lb/plg2
= 1.40 plg2

�

< As = 10.12 plg2 OK

Figura 5.5 Sección transversal de la viga del Ejemplo 5.2.

�����

������������

�������
����
��	���"

��"

�"

��"
��"

ALFAOMEGA



120 Cap²tulo 5 An§lisis y dise¶o de vigas T y vigas doblemente reforzadas

DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMACALFAOMEGA

CÆlculo de T

T = As fy = (10.12 plg2) (60 klb/plg2) = 607.2 klb

Determinación de Ac y su centro de gravedad

Ac =
T

0.85f �

c
=

607.2 klb
0.85 4 klb

= 178.59 plg2

> el Ærea del patín= (

(

30 plg)(

)(

4 plg) =

)

120 plg2

Es obvio que el bloque de esfuerzos debe extenderse debajo del patín para proporcionar el Ærea necesaria de com-
presión: 178.6 plg2 � 120 plg2= 58.6 plg2, como se muestra en la Figura 5.6. Con la ýnalidad de que el §rea del alma 
sea de 58.6 plg2, la altura del bloque de esfuerzos debe ser 58.6 plg2/14 plg = 4.19 plg debajo del patín. 

CÆlculo de la distancia y de la parte superior del patín al centro de gravedad de Ac

y =

(120 plg2)(2 plg)+ (58.6 plg2) 4 plg +
4.19 plg

2
178.6 plg2

= 3.34 plg

La distancia del brazo de palanca de T a C ��30.00 plg ��3.34 plg ��26.66 plg ��z
CÆlculo de a, c y �t

a = 4 plg+ 4.19 plg = 8.19 plg

c =
a

b1
=

8.19 plg
0.85

= 9.64 plg

et =
d c

c
(0.003) =

30 plg 9.64 plg
9.64 plg

(0.003) = 0.00634

> 0.005 � la sección es dœctil y f = 0.90

CÆlculo de �Mn

�Mn = �Tz = (0.90) (607.2 klb) (26.66 plg) = 14 569 plg-klb

 = 1 214 pie-klb

Figura 5.6 `rea de concreto en compresión.
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5.3 OTROS MÉTODOS PARA ANALIZAR VIGAS T

En la sección precedente se presentó un mØtodo muy importante para analizar vigas de concreto refor -
zado. Es un mØtodo general aplicable a vigas de cualquier sección transversal reforzadas con acero de 
tensión, incluyendo a las vigas T. Sin embargo, las vigas T son tan comunes que muchos proyectistas 
preýeren usar otro m®todo que est§ espec²ýcamente dise¶ado para estas vigas. 

Primero se determina el valor de a, como se describió anteriormente en este capítulo. Si resulta 
menor que el espesor hf del patín, se tendrÆ una viga rectangular y serÆn aplicables las fórmulas para 
vigas rectangulares. Si resulta mayor que hf (como fue el caso en el Ejemplo 5.2), el mØtodo especial 
descrito a continuación serÆ muy œtil. 

La viga se divide en un conjunto de partes rectangulares que consisten en las partes voladas del patín 
y en la parte a compresi·n del alma (v®ase la Figura 5.7).

Se calculan la compresión total Cw en el rectÆngulo del alma y la compresión total en las partes de 
patín sobresalientes Cf :

 Cw = 0.85f ’cabw

Cf = 0.85f ’c(bf � bw) (hf)

Luego se determina el momento nominal Mn multiplicando Cw y Cf por sus respectivos brazos de 
palanca, que van de sus centroides al centroide del acero:

Mn = Cw d
a
2

+ Cf d
hf

2

Este procedimiento se ilustra en el Ejemplo 5.3. Aunque parece ofrecer pocas ventajas para calcular 
Mn, veremos que simpliýca el dise¶o de vigas T cuando a > hf, porque permite la solución directa de un 
problema que de otra manera tendría que ser resuelto por tanteos.

Figura 5.7 Separación de vigas T en partes rectangulares.
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EJEMPLO 5.3

Repetir el Ejemplo 5.2 usando el valor de a (8.19 plg), previamente obtenido, y las fórmulas alternas que acaban de 
desarrollarse. Remítase a la Figura 5.8, en la que las dimensiones mostradas se tomaron de la Figura 5.5.

Solución  

(Considerando que a > hf)
CÆlculo de Cw y Cf

 Cw = (0.85) (4 klb/plg2) (8.19 plg) (14 plg) = 389.8 klb

Cf = (0.85) (4 klb/plg2) (30 plg ��14 plg) (4 plg) = 217.6 klb

ALFAOMEGA
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CÆlculo de c y �t�

c =
a

b1
=

8.19 plg
0.85

= 9.64 plg

et =
d c

c
(0.003) =

30 plg 9.64 plg
9.64 plg

(0.003) = 0.00634

> 0.005 � la sección es dœctil y = 0.90

CÆlculo de Mn y �Mn

Mn = Cw d
a
2

+ Cf d
hf

2

= (389.8 klb) 30 plg
8.19 plg

2
+(217.6 klb) 30 plg

4 plg
2

= 16 190 plg-klb = 1 349 pie-klb

fMn = (0.90)(1349 pie-klb) = 1214 pie-klb

5.4 DISEÑO DE VIGAS T

Al dise¶ar una viga T, com¼nmente su pat²n se selecciona previamente, puesto que se hace al dise¶ar la 
losa. El tama¶o del alma no se selecciona com¼nmente con base en los requisitos de momento, sino m§s 
bien en los requisitos de cortante; es decir, se usa un §rea suýcientemente grande como para proporcio-
nar cierta capacidad mínima de cortante, como se describirÆ en el Capítulo 8. TambiØn es posible que el 
ancho del alma se seleccione con base en el ancho que se estima necesario para acomodar las varillas 
de refuerzo. Las dimensiones tambi®n pueden escogerse, como se indic· en la Secci·n 4.5, para simpli-
ýcar el trabajo de cimbrado, o debido a requisitos arquitect·nicos, o por consideraciones relativas a las 
deþexiones. En los ejemplos siguientes (5.4 y 5.5), los valores de hf, d y bw son dados. 

Los patines de la mayoría de las vigas T son usualmente tan grandes que el eje neutro se sitœa pro-
bablemente dentro de ellos, por lo que pueden aplicarse las fórmulas de las vigas rectangulares. Si el eje 
neutro queda en el alma, se usa a menudo un procedimiento de tanteos para el dise¶o. En este proceso, se 
estima que un brazo de palanca del centro de gravedad del bloque de compresión al centro de gravedad 
del acero es igual al mayor de los valores de 0.9d o bien d � (hf /2) y con este valor, llamado z, se calcula 
un Ærea de prueba de acero (As = Mn/fyz). Luego, con el procedimiento usado en el Ejemplo 5.2, se revisa 
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Figura 5.8 `reas de compresión del concreto del ejemplo 5.3.
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el valor estimado del brazo de palanca. Si hay mucha diferencia, el valor estimado de z se revisa y se 
determina una nueva Ærea As. El proceso se repite hasta que los cambios en As son muy peque¶os. En los 
Ejemplos 5.4 y 5.5 se dise¶an vigas T con este proceso.

A menudo una viga T es parte de una viga continua que se extiende sobre soportes interiores, tales 
como columnas. El momento þexionante sobre el soporte es negativo, de modo que el pat²n est§ en ten-
sión. TambiØn, la magnitud del momento negativo es generalmente mayor que la del momento positivo 
cerca de la mitad del claro. Esta situaci·n controlar§ el dise¶o de la viga T porque el peralte y el ancho 
del alma se determinan para este caso. Luego, cuando la viga se dise¶a para el momento positivo a la 
mitad del claro, el ancho y el peralte ya se conocen. VØase la Sección 5.5 para otros detalles en las vigas 
T con momentos negativos. 

El Ejemplo 5.6 presenta un enfoque mÆs directo para el caso en que a > hf. Éste es el caso cuando la 
viga se supone dividida en partes rectangulares.

EJEMPLO 5.4

Dise¶ar una viga T para el sistema de piso mostrado en la Figura 5.9, para el cual bw y d estÆn dados.
MD = 80 pie-klb, ML = 100 pie-klb, f ’c  = 4 000 lb/plg2, fy = 60 000 lb/plg2 y claro simple = 20 pies.

Solución  

Ancho efectivo de patín

a) … pie µ 20 pies = 5 pies = 60 plg
b) 12 plg + (2) (8) (4 plg) = 76 plg
c) 10 pies = 120 plg

Por lo tanto, bf = 60 plg

CÆlculo de momentos suponiendo ��= 0.90

Mu = (1.2)(80 pie-klb)+ (1.6)(100 pie-klb) = 256 pie-klb

Mn =
Mu

f
=

256 pie-klb
0.90

= 284.4 pie-klb

Suponiendo un brazo de palanca z igual al mayor de los valores 0.9d o bien d � (hf �2)

z = (0.9)(18 plg) = 16.20 plg

z = 18 plg
4 plg

2
= 16.00 plg

`rea de prueba del acero

As fyz = Mn

As =
(12 plg/pie)(284.4 pie-klb)

(60 klb)(16.20 plg)
= 3.51 plg2

Figura 5.9 Secci·n transversal de un sistema de piso con vigas T del Ejemplo 5.4. 
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CÆlculo de los valores de a y z

0.85f �

cA = As fy

(0.85)(4 klb plg2)(Ac ) = (3.51 plg2 )(60 klb)

Ac = 61.9 plg2 < (4 plg)(60 plg) = 240 plg2
� E. N. en el patín

a =
61.9 plg2

60 plg
= 1.03 plg

z =d �
a
2

= 18 plg �
1.03 plg

2
= 17.48 plg

CÆlculo de As con esta z revisada

As =
(60 klb)(17.48 plg)

= 3.25 plg2(12 plg/pie)(248.4 pie-klb)

CÆlculo de los valores de a y z

Ac =
(3. 25 plg2)(60 klb)
(0.85)(4 klb)

= 57.4 plg2

a =
57.4 plg2

60 plg
= 0.96 plg

z = 18 plg
0.96 plg

2
= 17.52 plg

CÆlculo de As con esta z revisada

As =
(12 plg/pies)(284.4 pies-k)

(60 klb)(17.52 plg2)
= 3.25 plg2 Valor aceptable, ya que es suficientemente cercano al valor anterior

Revisión del refuerzo mínimo

As mín =
3 f �

c

�

fy
bwd =

3 ������� 4 000 lb/plg2
�

60 000 lb/plg2
(12 plg)(18 plg) = 0.68 plg2

pero no menor que

As mín =
200bwd

fy
=

(200)(12 plg)(18 plg)

60 000 lb/plg2
= 0.72 plg2 < 3.25 plg2 OK

o �mín de la Tabla A.7 del Ap®ndice A = 0.0033

As mín = (0.0033)(12 plg)(18 plg) = 0.71 plg2 < 3.25 plg2 OK

CÆlculo de c, �t y �

c =
a

b1
=

0.96 plg
0.85

= 1.13 plg

et =
d c

c
(0.003) =

18 plg 1.13 plg
1.13 plg

(0.003)

= 0.045 > 0.005 � f = 0.90 como se supuso

As reqd = 3.25 plg2
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EJEMPLO 5.5

Dise¶ar una viga T para el sistema de piso mostrado en la Figura 5.10, para la cual bw y d estÆn dados. MD = 200 
pie-klb, ML = 425 pie-klb, f ’c  = 3 000 lb/plg2, fy = 60 000 lb/plg2 y claro simple = 18 pies.

Solución

Ancho efectivo del patín

a) … pie µ 18 pies = 4 pies 6 plg = 54 plg
b) 15 plg + (2) (8) (3 plg) = 63 plg
c) 6 pies = 72 plg

Por lo tanto, bf = 54 plg

Momentos suponiendo ��= 0.90

Mu = (1.2)(200 pie-klb  ) + (1.6)(425 pie-klb  ) = 920 pie-klb

Mn =
Mu

0.90
=

920 pie-klb  
0.90

= 1 022 pie-klb

Brazo de palanca z, supuesto 
(Note que el §rea de compresi·n en la losa es muy ancha, por lo que su altura requerida es muy peque¶a).

z = (0.90)(24plg) = 21.6

z = 24 plg 3 plg
2

= 22.5

plg

plg

`rea de prueba del acero

As =
(12 plg/pie)(1 022 pie/klb)

(60 klb)(22.5 plg)
= 9.08 plg2

Revisión de los valores de a y z

Ac =
(60 klb)(9.08 plg2)

(0.85)(3 klb)
= 213.6 plg2

El bloque de esfuerzos se extiende hacia el alma, como se muestra en la Figura 5.11.

Figura 5.10 Sección transversal de un sistema de piso con vigas T del Ejemplo 5.5.
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CÆlculo de la distancia y de la parte superior del patín al centro de gravedad de Ac

y =

(162 plg2)(1.5 plg) + (51.6 plg2) 3 plg +
3.44 plg

2
213.6 plg2

= 2.28 plg

z = 24 plg 2.28 plg = 21.72 plg

As =
(12 plg/pie)(1 022 pie-klb)

(60 klb)(21.72 plg)
= 9.41 plg2

El §rea de acero requerida (9.41 plg2) podr²a reýnarse un poco repitiendo el dise¶o, pero no se ocupa espacio 
para hacer esto. (Si esto se hace, As = 9.51 plg2.)

Revisión del refuerzo mínimo

�mín de la Tabla A.7 del Ap®ndice A = 0.00333
o 

As mín = (0.00333) (15 plg)(24 plg) = 1.20 plg2 < 9.51 plg2    OK

Revisión de los valores de �t y �
a = 3 plg + 3.44 plg = 6.44 plg

c =
a

b1
=

6.44 plg
0.85

= 7.58 plg

et =
d c

c
(0.003) =

24 plg 7.58 plg
7.58 plg

(0.003)

= 0.00650 > 0.005 � f = 0.90 como se supuso

Si los cÆlculos de �t y � se repiten usando los valores m§s reýnados de As = 9.51 plg2, entonces a = 
7.12 plg, �t = 0.0056, y � = 0.90.

Nuestro procedimiento para dise¶ar vigas T ha consistido en suponer un valor de z, calcular un Ærea 
de prueba del acero As, determinar a para esa Ærea de acero suponiendo una sección rectangular, etc. Si 
resulta que a > hf, tendremos una verdadera viga T. Tal procedimiento de tanteos se usó para la viga en el 
Ejemplo 5.5. Sin embargo, es posible determinar fÆcilmente As directamente usando el mØtodo descrito 
en la Secci·n 5.3, donde el miembro se dividi· en sus componentes rectangulares. Para este an§lisis, 
v®ase la Figura 5.7.
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Figura 5.11 `rea de compresión de concreto del Ejemplo 5.5.
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La fuerza de compresión suministrada por los rectÆngulos de los patines en voladizo debe ser equili-
brada por la fuerza de tensión en una parte del acero de tensión Asf, mientras que la fuerza de compresión 
en el alma es equilibrada por la fuerza de tensión en el acero de tensión restante Asw. 

Para los patines en voladizo se tiene

0.85f ’c  (bf - bw) (hf) = Asf fy

de donde el Ærea requerida de acero Asf es igual a

Asf =
0.85f �

c(bf
bw)hf

fy

La resistencia de dise¶o de esos patines en voladizo es

Muf = fAsf fy d
hf

2

Se determinan a continuación el momento restante que debe resistir el alma de la viga T y el acero 
requerido para equilibrar ese valor.

Muw ���� � ���

El acero requerido para equilibrar el momento en el alma rectangular se obtiene por medio de la 
expresión usual para una viga rectangular. Se calcula el valor Muw/�bwd2 y se determina �w en la tabla 
apropiada del apØndice o usando la expresión para �w previamente dada en la Secci·n 3.4 de este libro. 
Piense acerca de �w como la proporci·n de refuerzo para la viga mostrada en la Figura 5.7b). Entonces

Asw ���wbwd
As ��Asf ��Asw

EJEMPLO 5.6

Repetir el Ejemplo 5.5 usando el mØtodo de la componente rectangular, descrito anteriormente.

Solución

Primero suponga a Ò hf (que a menudo es el caso). Luego el dise¶o proceder²a como el de una viga rectangular con 
un ancho igual al ancho efectivo del patín de la viga T.

Mu

fbd2
=

920 pie-klb(12 000 plg-lb/pie-klb)

(0.9)(54 plg)(24 plg)2 = 394.4 lb/plg2

de la tabla A.12, ApØndice A r = 0.0072

a =
r fyd

0.85f �

c
=

0.0072(60 klb)(24 plg)
(0.85)(3 klb)

= 4.06 plg > hf = 3 plg

La viga actœa como una viga T, no como una viga rectangular y los valores de � y a anteriormente citados no son 
correctos. Si el valor de a hubiera sido Ò hf, el valor de As habría sido simplemente �bf d = 0.0072 (54 plg) (24 plg) 
= 9.33 plg2. Ahora divida la viga en dos partes (Figura 5.7) y dis®¶ela como una viga T.

Suponiendo � = 0.90

Asf =
(0.85)(3 klb)(54 plg 15 plg)(3 plg)

60 klb
= 4.97 plg2

Muf = (0.9)(4.97 plg2)(60 klb)(24 plg 3
2 plg) = 6 039 plg-klb = 503 pie-klb

Muw = 920 pie-klb 503 pie-klb = 417 pie-klb

ALFAOMEGA
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Se dise¶a una viga rectangular con bw � 15 plg y d � 24 plg para resistir 417 pie-klb

Muw

fbwd2
=

(12 plg/pie)(417 pie -klb)(1 000 lb/klb)

(0.9)(15 plg)(24 plg)2 = 643.5 lb/plg2

rw = 0.0126 de la tabla A.12 del apØndice A

Asw = (0.0126)(15 plg)(24 plg) = 4.54 plg2

As = 4.97 plg2 + 4.54 plg2 = 9.51 plg2

5.5 DISEÑO DE VIGAS T PARA MOMENTOS NEGATIVOS

Cuando las vigas T resisten momentos negativos, sus patines estarÆn trabajando a tensión y la parte infe-
rior de sus almas a compresión, como se muestra en la Figura 5.12. Obviamente, en tales situaciones se 
usar§n las f·rmulas de dise¶o para vigas rectangulares. La Secci·n 24.3.4 del C·digo ACI requiere que 
parte del acero de þexi·n en la parte superior de la viga en la regi·n de momento negativo se distribuya 
sobre el ancho efectivo del patín o sobre un ancho igual a un dØcimo del claro de la viga, en donde rige el 
menor de los dos valores. Si el ancho efectivo es mayor que un dØcimo del claro, el código requiere que 
se agregue acero longitudinal adicional en las porciones exteriores del patín. La intención de esta parte 
del c·digo es minimizar el tama¶o de las grietas de þexi·n que se presentar§n en la superýcie superior 
del patín, perpendicular al alma de una viga T sometida a momentos negativos.

En la Secci·n 3.8 se estableci· que si una secci·n rectangular tiene una cantidad muy peque¶a de 
refuerzo de tensi·n, su momento resistente de dise¶o �Mn bien puede ser menor que su momento 
de agrietamiento. Si Øste fuese el caso, la viga podría fallar sin previo aviso cuando se presentase la pri-
mera grieta. La misma situación se aplica en vigas T con muy poco refuerzo de tensión.

Cuando el patín de una viga T estÆ en tensión, la cantidad de refuerzo de tensión necesario para 
hacer su momento resistente œltimo igual a su momento de agrietamiento es aproximadamente el doble 
del de una sección rectangular o del de una sección T con su patín en compresión. Como consecuencia, 
la Sección 9.6.1 del ACI establece que la cantidad mínima de refuerzo de acero requerido es igual al 
mayor de los dos valores siguientes:

 As mín =
3 ��f

�

c

�

fy
bwd (Ecuación 9.6.1.2a del ACI)

o

 As mín =
200 bwd

fy
 (Ecuación 9.6.1.2b del ACI)

Para miembros est§ticamente determinados con sus patines en tensi·n, bw en la expresión anterior 
debe remplazarse, ya sea con 2bw o con el ancho del patín, bf, el que sea m§s peque¶o.

Figura 5.12 Viga T con patín en tensión y parte inferior 
(achurada) en compresión (una viga rectangular).

E. N.
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Ediýcio de concreto reforzado en Calgary, Canad§. (Cortes²a de EFCO Corp.)

Parque Nuevo Comiskey, Chicago, Illinois. (Cortes²a de Economy Forms Corporation.)

ALFAOMEGA



130 Cap²tulo 5 An§lisis y dise¶o de vigas T y vigas doblemente reforzadas

DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMACALFAOMEGA

5.6 VIGAS L

El autor supone en este anÆlisis que las vigas L (es decir, vigas T en escuadra con patín en sólo un lado) 
no tienen libertad para þexionarse lateralmente. Por tanto, se þexionan con respecto a sus ejes horizon-
tales y se tratarÆn como secciones simØtricas, igual que en el caso de las vigas T. 

Para las vigas L, el ancho efectivo de su pat²n volado no debe ser mayor que un doceavo del claro de 
la viga, ni seis veces el espesor de la losa, o la mitad de la distancia libre a la siguiente alma (ACI 6.3.2.1). 

Si una viga L puede þexionarse tanto vertical como horizontalmente, ser§ necesario analizarla como 
una secci·n asim®trica con þexi·n respecto de los ejes vertical y horizontal. Una referencia excelente 
sobre este tema estÆ dada en un libro de MacGregor.1

5.7 ACERO DE COMPRESIÓN

El acero que se usa ocasionalmente en los lados de compresión de las vigas se denomina acero de compre-
sión  y a las vigas con acero de tensión y de compresión se les llama vigas doblemente reforzadas. Normal-
mente, el acero de compresi·n no se requiere en secciones dise¶adas por el m®todo de resistencia, porque el 
uso de la resistencia total a compresión del concreto decididamente disminuye la necesidad de tal refuerzo, 
en comparaci·n con los dise¶os basados en el m®todo de dise¶o de los esfuerzos permisibles. 

Sin embargo, ocasionalmente, las vigas est§n limitadas a tama¶os tan peque¶os por los requisitos 
de estØtica o del espacio disponible, que el acero de compresión resulta necesario, ademÆs del acero de 
tensi·n. Para aumentar la capacidad por momento de una viga m§s que la de una reforzada s·lo a tensi·n 
con el mÆximo porcentaje de acero (cuando �t = 0.005), es necesario introducir otro par resistente en 
la viga. Esto se logra agregando acero tanto en el lado de compresión como en el de tensión de la viga. 
El acero de compresión no sólo aumenta los momentos resistentes de las secciones de concreto, sino 
que tambiØn incrementa la magnitud de la curvatura que un miembro puede absorber antes de fallar por 
þexi·n. Esto quiere decir que la ductilidad de tales secciones aumentar§ apreciablemente. Aunque cos-
toso, el acero de compresión hace a las vigas tenaces y dœctiles, lo que les permite resistir momentos y 
deformaciones grandes, así como inversiones de esfuerzos tales como las que podrían ocurrir durante un 
sismo. Como consecuencia, muchos códigos de construcciones en zonas sísmicas requieren que ciertas 
cantidades m²nimas de acero de compresi·n se incluyan en los miembros que trabajan a þexi·n.

El acero de compresi·n es muy efectivo para reducir las deþexiones a largo plazo por contracci·n y 
þuencia pl§stica del concreto. A este respecto, observe el efecto del acero de compresi·n en la expresi·n 
sobre deþexiones a largo plazo dada en la Secci·n 24.2.4.1 del c·digo (que se ver§ en el Cap²tulo 6 de 
este texto). Las varillas continuas de compresión tambiØn son œtiles para armar y mantener en posición a 
los estribos (amarrÆndolos a las varillas de compresión) durante el colado y vibrado del concreto.

Las pruebas de vigas de concreto doblemente reforzadas han mostrado que aun si el concreto de com-
presión se aplasta, la viga no se colapsarÆ si el acero de compresión estÆ rodeado de estribos. Una vez que 
el concreto de compresión alcanza su deformación unitaria por aplastamiento, el recubrimiento de concreto 
se desconcha o se separa de las varillas, al igual que en las columnas (vØase el Capítulo 9). Si las varillas de 
compresión estÆn restringidas por estribos con estrecha separación, las varillas no se pandearÆn hasta que 
se aplique un momento adicional. Este momento adicional no se puede considerar en la prÆctica porque las 
vigas pierden su funcionalidad despuØs de que parte de su concreto se ha fracturado. (¿Le gustaría a usted 
habitar un ediýcio donde algunas partes de las vigas de concreto han ca²do al suelo?) 

La Secci·n 9.7.6.4.1 del C·digo ACI establece que el acero de compresi·n en las vigas debe estar 
ce¶ido por estribos o por una malla de alambre soldada de §rea equivalente. En la Secci·n 9.7.6.4.2, el 
c·digo establece que los estribos deben ser por lo menos del #3 en tama¶o para varillas longitudinales 
del #10 y menores y por lo menos del #4 para varillas longitudinales de mayor longitud y para varillas 
longitudinales en racimos. Los estribos no deben estar separados entre sí mÆs de 16 diÆmetros de varilla, 
m§s de 48 di§metros de estribo, ni m§s que la menor dimensi·n lateral de la secci·n transversal de la 
viga (Secci·n 9.7.6.4.3 del c·digo).

1Wight, J. K. y MacGregor, J.G., 2011, Reinforced Concrete Mechanics and Design, 6a. ed. (Upper Saddle River, NJ: Pearson 
Prentice Hall), p§gs. 165-168.
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En las vigas doblemente reforzadas se hace una hip·tesis inicial de que el acero de compresi·n þuye 
tanto como el acero de tensi·n. (Siempre se supone que el acero de tensi·n þuye debido a los requisitos 
de ductilidad del C·digo ACI.) Si la deformaci·n unitaria en la ýbra extrema de compresi·n del concreto 
se supone igual a 0.00300 y el acero de compresi·n A’s se localiza a dos terceras partes de la distancia del 
eje neutro a la ýbra extrema del concreto, entonces la deformaci·n unitaria en el acero de compresi·n 
es igual a 2/3 ħ 0.003 = 0.002. Si este valor es mayor que la deformaci·n unitaria de þuencia del acero, 
por ejemplo, 50 000/(29 ħ 106) = 0.00172 para un acero de 50 000 lb/plg2, el acero ha cedido. Observe 
que la contracci·n y el þujo pl§stico que tienen lugar en el concreto a compresi·n, en realidad ayudan 
a que ceda el acero de compresión.

Algunas veces el eje neutro estÆ bastante cercano al acero de compresión. De hecho, en algunas 
vigas con porcentajes de acero bajos, el eje neutro puede coincidir con la posición del acero de compre -
si·n. Para tales casos, la adici·n del acero de compresi·n a¶ade poca capacidad de momento a la viga, si 
es que a¶ade algo. Sin embargo, puede hacer que la viga sea m§s d¼ctil. 

Cuando se usa acero de compresión, se supone que el momento resistente œltimo de la viga consta 
de dos partes: la parte debida a la resistencia del concreto de compresión mÆs el refuerzo de tensión equi-
librante y la parte debida a la œltima capacidad de momento del acero de compresión mÆs la porción 
equilibrante de acero de tensión adicional. Esta situación se ilustra en la Figura 5.13. En las expresiones 
desarrolladas aquí, se desprecia el efecto del concreto en compresión, que es remplazado por el acero A’s 
a compresión. Esta omisión harÆ que sobrestimemos Mn en una cantidad muy peque¶a y despreciable 
(menos de 1%). El primero de los dos momentos resistentes se ilustra en la Figura 5.13b).

Mn1 = As1 fy d
a
2

El segundo momento resistente es el producido por el acero adicional de tensión y compresión ( As2 

y A’s), que se indica en la Figura 5.13c).

Mn2 = A�

s fy(d d �

)

Hasta ahora se ha supuesto que el acero de compresi·n ha alcanzado su esfuerzo de þuencia. Si tal 
es el caso, los valores de As2 y A’s serÆn iguales porque la adición a T de As2 fy debe ser igual a la adición 
a C de A’s fy para que se tenga equilibrio. Si el acero de compresi·n no ha þuido, A’s debe ser mayor que 
As2, como se verÆ mÆs adelante en esta sección. 

Al combinar los dos valores, obtenemos

Mn = As1 fy d
a
2

+ As2 fy(d d �

)

fMn = f As1 fy d
a
2

+ As2 fy(d d �

)
��

La adición de acero de compresión solamente en el lado de compresión de una viga tendrÆ poco 
efecto en el momento nominal resistente de la sección. El brazo de palanca z del par interno no es 

Figura 5.13 Viga doblemente reforzada separada en partes.
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afectado mucho por la presencia del acero de compresión y el valor de T permanece igual. Así el valor 
Mn = Tz cambiar§ muy poco. Para aumentar el momento nominal resistente de una secci·n, es necesa-
rio a¶adir refuerzo en ambos lados de tensi·n y compresi·n de la viga, suministrando as² otro par de 
momento resistente.

Los Ejemplos 5.7 y 5.8 ilustran los c§lculos implicados en la determinaci·n de las resistencias de 
dise¶o de secciones doblemente reforzadas. En cada uno de estos problemas, se revisa la deformaci·n uni-
taria (f ’s) en el acero de compresi·n para determinar si ha þuido. Con la deformaci·n unitaria obtenida, se 
determina el esfuerzo en el acero de compresión ( f �s) y se calcula el valor de As2 con la siguiente expresión:

As2 fy = A’s f’s

AdemÆs, hay que calcular la deformación unitaria en el acero en tensión (�t ) porque si es menor a 
0.005, el valor de la þexi·n � tendr§ que calcularse, puesto que es menor que su valor usual de 0.90. La 
viga no puede usarse en el evento improbable en que �t sea menor que 0.004. 

Para determinar el valor de estas deformaciones unitarias se escribe una ecuaci·n de equilibrio, la 
cual al resolverse arrojarÆ el valor de c y as² la posici·n del eje neutro. Para escribir esta ecuaci·n, 
la resistencia nominal a la tensión de la viga se iguala a su resistencia nominal a la compresión. Sólo 
aparece una incógnita en la ecuación y Øsa es c. 

Inicialmente se supone que el esfuerzo en el acero de compresi·n corresponde a la þuencia (f’s = fy). 
De la Figura 5.14, sumando las fuerzas horizontalmente en el diagrama de fuerzas y sustituyendo �1c en 
lugar de a conduce a lo siguiente:

As fy = 0.85fc
�b1 cb + As

� fy

c =
(As As

�)fy

0.85f �

cb1b

Haciendo referencia al diagrama de deformaciones unitarias de la Figura 5.14, a partir de tri§ngulos 
semejantes se obtiene:

es
� =

c d �

c
0.003

Si la deformación unitaria en el acero en compresión, �’s > �y = fy/Es, la hipótesis es vÆlida y f ’s correspon-
de a la þuencia,  fy. Si �’s < �y, el acero en compresi·n no est§ þuyendo y el valor de c calculado arriba no 
es correcto. Debe escribirse una nueva ecuación de equilibrio que suponga que f ’s < fy.

As fy = 0.85f �

cb1cb + A�

s
c d �

c
(0.003)(29 000)

donde Es = 29 000 000 lb/plg2 = 29 000 klb/plg2.

Figura 5.14 Deformaciones y fuerzas internas debido a la viga 
rectangular doblemente reforzada.
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El valor de c determinado nos permite calcular las deformaciones unitarias en ambos aceros en com-
presión y en tensión y, por tanto, sus esfuerzos. Aun cuando la escritura y la solución de esta ecuación 
no sean muy tediosas, el uso de la hoja de cÆlculo de Excel para vigas con acero en compresión facilita 
mucho el trabajo.

Los Ejemplos 5.7 y 5.8 ilustran el c§lculo de la resistencia de momento de dise¶o de las vigas 
doblemente reforzadas. En el primero de estos ejemplos, el acero en compresi·n þuye, mientras que en 
el segundo no þuye.

EJEMPLO 5.7

Determinar la capacidad por momento de dise¶o de la viga mostrada en la Figura 5.15, para la cual fy = 60 000 lb/ 
plg2 y f ’c = 3 000 lb/plg2.

Solución

Se escribe la ecuación de equilibrio suponiendo  f ’s= fy

As fy = 0.85fc
�bb1c + As

�fy

c =
(6.25 plg2 2.00 plg2)(60 klb)
(0.85)(3 klb)(0.85 plg)(14 plg)

= 8.40 plg

a = b1c = (0.85)(8.40 plg) = 7.14 plg

(6.25 plg2) (60klb) = (0.85)(3 klb)(14 plg)(0.85c) + (2.00 plg2)(60klb)

C§lculo de las deformaciones unitarias en acero en compresi·n para veriýcar la hip·tesis de que est§ þuyendo.

es
� =

c d �

c
0.003 =

8.40 plg 2.5 plg
8.40 plg

(0.003)= 0.00211

ey =
fy

Es
=

60 000 lb/plg2

29 000 000 lb/plg2
= 0.00207 < es

�
� fs

� = fy como se supuso.

Nota: El Ejemplo 5.8 muestra quØ hacer si esta suposición no es correcta.

As2 =
As

�

fy
=

(2.00 plg2)(60 000) lb/plg2

60 000 lb/plg2
= 2.00 plg2

As1 = As As2 = 6.25 plg2 2.00 plg2 = 4.25 plg2

et =
d c

c
0.003 =

24 plg 8 .40 plg
8.40 plg

0.003( ) = 0.00557 > 0.005 � f = 0.9

fs
�

Figura 5.15 Secci·n transversal de la viga del Ejemplo 5.7.
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Luego la resistencia por momento de dise¶o se calcula como sigue:

fMn = f As1fy d
a
2

+ (d d )
��

= 0.9 (4.25 plg2)(60 klb) 24 plg
7.14 plg

2
+(2.00 plg)(60 plg)(24 plg 2.5 plg)

= 7 010 plg-klb = 584.2 pie-klb

As
� fs

� �

EJEMPLO 5.8

Calcular la resistencia por momento de dise¶o de la secci·n mostrada en la Figura 5.16 si fy = 60 000 lb/
plg2 y f ’c = 4 000 lb/plg2.

Solución 

Se escribe la ecuación de equilibrio suponiendo f ’s = fy

Asfy = 0.85 bb1c + As fy

(5.06 plg2)(60 klb) = (0.85)(4 klb)(14 plg)(0.85c) + (1.20 plg2)(60 klb)

c =
(5.06 plg2 1. .20plg2)(60 klb )

(0.85)(4 klb)(0.85)
= 5.72 plg

a = b1c = (0.85)(5.72 plg ) = 4.86 plg

�f �

c

Se calculan las deformaciones unitarias en el acero de compresi·n para veriýcar la hip·tesis de que est§ þuyendo

es
� =

c d
c

0.003 =
5.72 plg 2.5 plg

5.72 plg
(0.003)= 0.00169

ey =
fy
Es

=
60 000 lb/plg2

29 000 000 lb/plg2
= 0.00207 > es

�
� =/ fy como se supuso.fs

�

�

Figura 5.16 Sección transversal de la viga del ejemplo 5.8.
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Como la hipótesis no es vÆlida, tenemos que usar la ecuación de equilibrio que se basa en f ’s sin 
þuencia.

As fy = 0.85 b1cb +
c d

c
0.003( )Es

(5.06 plg2)(60 klb) = (0.85)(4 klb)(0.85c)(14 plg)+ (1.20 plg2)
c 2.5 plg

c
0.003( )(29 000 klb)

�

f �

c As
�

Solucionando la ecuación de segundo grado para c = 6.00 plg y a = �1c = 5.10 plg

CÆlculo de las deformaciones unitarias, esfuerzos y Æreas de acero

es
� =

c d �

c
0.003 =

6.00 plg 2.5plg
6.00 plg

0.00175 < ey

fs
� = es

�Es = (0.00175)(29 000 klb) = 50.75 klb/plg2

As2 =
As

�fs
�

fy
=

(1.20 plg2)(50 750 lb/plg2)

60 000 lb/plg2
= 1.015 plg2

As1 = As As2 = 5.06 plg2 1.015 plg2 = 4.045 plg2

et =
d c

c
0.003 =

24 plg 6.00 plg
6.00 plg

(0.003) =

(0.003) =

0.0090 > 0.005 � f = 0.9

Luego la resistencia por momento de dise¶o se calcula como sigue:

fMn = f As1fy d
a
2

+ (d d )
��

= 0.9 (4.045 plg2)(60 klb) 24plg
5.10 plg

2
+(1.20 plg2)(50.75 klb)(24 plg 2.5 plg)

= 5 863 plg-klb = 488.6 pie-klb

As
� fs

� �

5.8 DISEÑO DE VIGAS DOBLEMENTE REFORZADAS

En la mayor²a de las vigas puede colocarse suýciente acero en tensi·n a ýn de que no sea necesario el 
acero en compresi·n. Pero, si eso es necesario, el dise¶o es usualmente bastante directo. Los Ejemplos 
5.9 y 5.10 ilustran el dise¶o de vigas doblemente reforzadas. Las soluciones se apegan a la teor²a usada 
para el anÆlisis de secciones doblemente reforzadas.

EJEMPLO 5.9

Dise¶ar una viga rectangular para MD = 325 pie-klb y ML = 400 pie-klb si f’c = 4 000 lb/plg2 y fy = 60 000 lb/plg2. 
Las dimensiones m§ximas permisibles de la viga se muestran en la Figura 5.17.

Mu = (1.2) (325 pie-klb) + (1.6) (400 pie-klb) = 1 030 pie-klb

Solución 

Suponiendo � = 0.90

Mn =
Mu

f
=

1 030 pie-klb
0.90

= 1 144.4 pie-klb

ALFAOMEGA
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Suponiendo el mÆximo acero de tensión posible sin acero de compresión y calculando la resistencia por momento 
nominal de las vigas

rmÆxde la tabla A.7 del apØndice A = 0.0181

As1 = (0.0181)(15 plg)(28 plg) = 7.60 plg2

Para r = 0.0181
Mu

fbd2
de la tabla A.13 del apØndice A = 912.0 lb/plg2

Mu1 = (912.0 lb/plg2)(0.9)(15 plg)(28 plg )2 = 9 652 608 plg-klb

= 804.4 pie-klb lo cual es menos que el momento diseæado. Por lo tanto, se requiere acero de compresión. 

Mn1 =
804.4
0.90

= 893.8 pie-klb

Mn2 = Mn Mn1 = 1 144.4 pie-klb 893.8 pie-klb = 250.6 pie-klb

Revisi·n para determinar si el acero de compresi·n ha þuido

a =
(7.60 plg2)(60 klb)

(0.85)(4 klb)(15 plg)
= 8.94 plg

c =
8.94 plg

0.85
= 10.52 plg

=
10.52 plg 3 plg

10.52 plg
(0.00300) = 0.00214 > 0.00207es

�

Por tanto, el acero de compresi·n s² cedi· pl§sticamente.

teórica requerida =
Mn2

(fy)(d )
=

(12 plg/pie)(250.6 pie-klb)

(60 klb )(28 plg 3plg)
= 2.00 plg2

= As2fy

As2 =
fy

=
(2.00 plg2)(60 klb)

60 klb
= 2.00 plg2 Intentar

2 #9 (2.00 plg2)

As = As1 + As2

As = 7.60 plg2 + 2.00 plg2 = 9.60 plg2 Intentar
8 #10 (10.12 plg2)

As
�

As
� fs

�

As
� fs

�

d �

��

���

���

��

��

���

���

Figura 5.17 Sección transversal de la viga del Ejemplo 5.9.
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Si hubiØsemos seleccionado varillas con Æreas exactamente iguales a las calculadas aquí, �t habría quedado 
igual a 0.005, como se supuso originalmente y � = 0.90, pero ®se no fue el caso. 

De la ecuación para c en la Secci·n 5.7, se encuentra que c es igual a 11.24 plg y a = d1c = 9.55 plg, para las 
Æreas de varillas reales, no teóricas, de As y A’s. 

=
11. 24 plg 3

11.24 plg
(0.003) = 0.00220 > 0.00207 Rendimiento de acero de compresión. 

et =
28 plg 11.24 plg

11.24 plg
(0.003) = 0.00447 < 0.005

f = 0.65 +(0.00447 0.002)
250

3
= 0.855

fMn = 0.855 (10.12 plg2 2.00 plg2)(60 klb) 28 plg
9.55 plg

2
+(2.00 plg2)(60 klb)(25 klb)

= 12 241 plg-lb = 1020 pie-klb < 1 030 pie-klb No sirve

es
�

La raz·n por la que la viga no tiene suýciente capacidad es por el factor variable �. Esto puede evitarse si usted tiene 
cuidado en seleccionar las varillas. Observe que el valor real de A’s es exactamente el mismo que el valor teórico. El 
valor real de As, sin embargo, es superior al valor te·rico por 10.12 � 9.6 = 0.52 plg2. Si se hace una nueva selección 
de varilla para A’s por medio de la cual el valor real de A’s excede el valor teórico por aproximadamente esta cantidad 
(0.52 plg2), el dise¶o ser§ adecuado. Seleccione tres varillas del #8 (A’s = 2.36 plg2) y repita los pasos anteriores. 
Observe que debajo se usan las Æreas reales de acero, no las teóricas. Debido a esto, es necesario calcular de nuevo 
los valores de c, a, �’s y f’s. 

Suponga f’s = fy.

c =
(As )fy

0.85 bb1
=

( (10.12 plg2 2.36 plg2) )

( )

60 klb
0.85 (( ) 4 klb )(15 plg)(0.85)

= 10.74 plg

es
� =

c d �

c
0.003 =

10.74 plg 3 plg
10.74 plg

0.003

( )

( )

( )

0.003

= 0.00216 > ey � la hipótesis es vÆlida

et =
d c

c
0.003 =

28 plg 10.74 plg
10.74 plg

= 0.00482 < 0.005 � f =/ 0.9

f = 0.65 + et 0.002( )
250

3
= 0.88

As2 =
fy

=
2.36 plg2 (60 klb)

60 klb
= 2.36 plg2

As1 = As As2 = 10.12 plg2 2.36 plg2 = 7.76 plg2

Mn1 = As1fy d
a
2

= 7.76 plg2     60( klb) 28 plg
0.85(10.74 plg )

2
= 10 912 pie-klb = 909 pie-klb

Mn2 = As2fy(d d ) = 2.36 plg2(60 klb)[28 plg 3 plg 3 540 plg = 295 pie-klb

Mn = Mn1 + Mn2 = 909.3 pie-klb + 295 pie-klb = 1 204.3 pie-klb

fMn = 0.88(1 204.3 pie-klb) = 1 059.9 pie-klb > Mu OK

�

As
�

f �

c

As
� fs

�

Observe que ocho varillas del #10 no caben en una capa individual en esta viga. Si se colocan en dos capas, el cen-
troide tendría que estar a mÆs de 3 plg desde la parte inferior de la sección. Sería necesario aumentar el peralte de la 
viga, h, para proporcionar dos capas o usar varillas en racimo (Secci·n 7.4).
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EJEMPLO 5.10

Una viga estÆ limitada a las dimensiones b = 15 plg, d = 20 plg y d' = 4 plg. Si MD = 170 pie-klb, ML = 225 pie-klb, 
f’c = 4 000 lb/plg2 y fy = 60 000 lb/plg2, seleccionar el refuerzo requerido. 

Solución

Mu = (1.2) (170 pie-klb) + (1.6) (225 pie-klb) = 564 pie-klb

Suponiendo que ��= 0.90

Mn =
564 pie-klb

0.90
= 626.7 pie-klb

MÆxAs1 = (0.0181)(15 plg)(20 plg) = 5.43 plg2

Para r = 0.0181
Mu

fbd2
= 912.0 lb/plg2 de la tabla A.13 del apØndice A

Mu1 = (912 lb/plg2 )(0.90)(15 plg)(20 plg)2 = 4 924 800 plg-lb = 410.4 pie-klb

Mn1 =
410.4 pie-klb

0.90
= 456.0 pie-klb

Mn2 = 626.7 pie-klb 456.0 pie-klb = 170.7 pie-klb

Revisi·n para determinar si el acero de compresi·n ha þuido

a =
As1fy

0.85 b
=

(5.43 plg2)(60 klb)
(0.85)(4 klb)(15 plg)

= 6.39 plg

c =
6.39 plg

0.85
= 7.52 plg

=
7.52 plg 4.00 plg

7.52 plg
(0.003) = 0.00140 <

60 klb
29 000 klb

= 0.00207

� f
�

s = (0.00140)(29 000 klb) = 40.6 klb/plg2

teórico requerido =
Mn2

(d d )

=
(12 plg/pie)(170. .7 pie-klb)

(40.6 klb)(20 plg 4 plg)
= 3.15 plg2 Intente 4#8 (3.14 plg2)

A
�

s f 1
s = As2 fy

As2 =
(3.15 plg2)(40.6 klb)

60 klb
= 2.13 plg2

As = As1 + As2 = 5.43 plg2 + 2.12 plg2 = 7.55 plg2 Intente 6 #10 (7.59 plg2)

As
�

fs
� �

f �

c

es
�

Las subsiguientes revisiones en las que se usan Æreas reales de acero revelan que �t  = 0.00495, � = 0.896, y �Mn = 
459.4 pie-klb, que es menos que Mu por aproximadamente 0.1 %.
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Figura 5.18 Sección transversal de la viga del ejemplo 5.11.
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5.9 EJEMPLOS CON UNIDADES SI

Los Ejemplos 5.11 y 5.12 ilustran el an§lisis de una viga T y el dise¶o de una viga doblemente reforzada usando 
unidades SI.

EJEMPLO 5.11

Determinar la resistencia de dise¶o de la viga T mostrada en la ýgura 5.18 si fy = 420 MPa, f �

c  = 35 MPa y  
Es = 200 000 MPa.

Solución  

CÆlculo de T y Ac

T = (3 060 mm2)(420 MPa) = 1 285 200 N

Ac =
T

0.85
=

1 285 200 N
(0.85)(35 MPa)

= 43 200 mm2

r =
As

bwd
=

3 060 mm2

(300 mm)(550mm )
= 0.0185 < rmÆx

= 0.0216 de la tabla B.7 del apØndice B OK

rmín =
�� ��f �

c

�

4fy
=

35 MPa
�

(4)(420 MPa)
= 0.003 52 < 0.0185 OK

f �

c

o
1.4
fy

=
1.4

420 MPa
= 0.00333 < 0.0185 OK

CÆlculo de la resistencia de diseæo

a =
43 200 mm2

1 200 mm
= 36 mm < hf = 100 mm

� el bloque de esfuerzos queda totalmente dentro del patín

z = d
a
2

= 550mm
36 mm

2
= 532 mm

ALFAOMEGA
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Figura 5.19 Sección transversal de la viga del ejemplo 5.12.
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2 2

fMn = fTz

= (0.9)(1 285 200 N)(532 mm)

= 6.153 108 N mm = 615.3 kN m

EJEMPLO 5.12

Si Mu = 1 225 kN � m, determinar el Ærea de acero requerida para la sección mostrada en la Figura 5.19. Si se 
requiere acero de compresi·n, suponga que ®ste se colocar§ a 70 mm de la cara de compresi·n. f’c = 21 MPa, fy 
= 420 MPa y Es = 200 000 MPa.

Solución 

Mn =
1 225 kN

0.9
= 1 361 kN m

m

rmÆxsi estÆ simplemente reforzada = 0.0135 de la tabla B.7 del apØndice B

As1 = (0.0135)(350 mm)(700 mm) = 3 307 mm2

Mu1

fbd2
= 4.769 MPa de la tabla B.8 del apØndice B

Mu1 = (fbd2)(4.769 MPa) =
(4.769MPa)(0.9)(350 mm)(700mm)2

106 = 736.1 kN m

Mn1 =
736.1 kN

0.9
= 818 kN m

m

m m

< Mn of 1 361 kN m � se requiere doble refuerzo

Mn2 = Mn Mn1 = 1 361 kN 818kN = 543 kN m
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Revisi·n para ver si þuye el acero de compresi·n

a =
(3 307 mm2)(420 MPa)

(0.85)(21 MPa)(350mm)
= 222.32 mm

c =
222.32 mm

0.85
= 261.55 mm

=
261.55mm 70mm

261.55 mm
(0.003) = 0.00220

>
420 MPa

200 000 MPa
= 0.002 10 � el acero de compresión fluye

requerido =
Mn2

fy(d d �)
=

543 kn 106

(700mm 70 mm)(420 MPa)
= 2 052 mm2

Use 3 varillas del #32 (2 457 mm2)

As = As1 + As2 = 3 307 mm2 + 2 052mm2 = 5 359 mm2

Use 6 varillas del #36 (As = 6 036 mm2)

As
�

es
�

m

5.10 EJEMPLOS CON COMPUTADORA

EJEMPLO 5.13

Repetir el Ejemplo 5.3 usando la hoja cÆlculo de Excel.

Solución  

Abra la hoja de cÆlculo Excel para vigas T y seleccione la etiqueta de la hoja de trabajo de AnÆlisis en la parte infe-
rior. Ingrese sólo las celdas C3 a C9 sombreadas en amarillo (sólo en las hojas de cÆlculo de Excel, no en el ejemplo 
impreso).

AnÆlisis de vigas T

f’c = 4 000 lb/plg2

fy = 60 000 lb/plg2

beff = 30 plg

bw = 14 plg

d = 30 plg

hf = 4 plg

As = 10.12 plg

�1 = 0.85
 

�� ��

����

��

�

plg2

plg2 plg2 el acero mínimo estÆ bien.

As mín

As mín
As mín

f �

c

ALFAOMEGA
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A
Si a > hf : a > hf, entonces este anÆlisis no es vÆlido.

= 5.95 plg

Mn =

Mn =

0.85   b

(d – a/2) =

a/� 1  =

a =

c =

d – c

   s  f y

   s  f y  

e t =

f

f

=

=
c

0.9

0.003 0.009851

= 7.00346 plg

� plg-klb �

VØase la 
solución 
de abajo pie-klb

�

� plg-klb �

VØase la 
solución 
de abajo pie-klb

f �

c

A

Si a > hf : a > hf, entonces este anÆlisis es vÆlido; es decir, actœa como una viga T.

Mn =

plg2

plg2

plg2

=

=

=

=

 16 186 387 plg-lb = 1 348.9 pie-klb

fc

fc

= 3.627
0.85

0.85

= 6.493

= 8.185

a

a

b hb

d

b

d
h
2 2)(– +    y  

   y  

   y    f  

  f  

  f  

  f  

   fs s

y   

  

 

 

 f

 f

 f

s

s

  f  
  f  

s

s

w

w

sw

w

–

–

–

( )
A

A A A

A

A A

EJEMPLO 5.14

Repetir el Ejemplo 5.6 usando la hoja de cÆlculo de Excel.

Solución

Abra la hoja de c§lculo Excel para vigas T y seleccione la etiqueta de la hoja de trabajo llamada ñDise¶o de vigas 
T� en la parte inferior. Ingrese sólo las celdas C3 a C9 sombreadas en amarillo.

d � c
et = =

c
0.003 0.006347

f

f

= 0.9

Mn =

c = = 9.629263 plga/� 1

14 567 748 plg-lb = 1 214.0 pie-klb
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Si a > hf : a > hf , entonces este anÆlisis es vÆlido: actœa como una viga T

R

M M M

bd

uw

nw
Muw

uf

Muf

u

2f
=

= =–

= 642.8

416.5 pie-klb

plg2=

=

2= 4.97

= 503.5

0.85 b

2d

hb

y   f

y   f  f h

  f  
f  

s

  f  s

w–

– /

(

(

)

) pie-klb

f �

c

A

A

Diseæo de vigas T

f’c = 3 000 lb/plg2

fy = 60 000 lb/plg2

beff = 54 plg

bw = 15 plg

d = 24 plg

hf = 3 plg

Mu = 920 pie-klb

�1 = 0.85

Mtu = 697.1 pie-klb
 

�� ��

����

������������

��������������

���������

��

�

Si a > hf : a > hf, entonces este anÆlisis no es vÆlido.

a

R

f

bd
M

R

n

y

fy

u
2

n

=

=

==

=– –

4.054201 plg

0.007179

= 4.769648 plgc =

f

r

r

=

= =

0.85
1 1

0.85

0.85

2

394.38 plg

/�a

d

1

f �

c

f �

c

f �

c

bd 9.304391 plg2= =

= =

==

d – c
e t =

f

r

=

=
c

0.9

0.003 0.012095 0.985901 plg2

1.2 plg2
200

3

f

f
b dA

s
 A

s min
 

A
s min

 

y

y

w

b dw

f �

c
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la deformaci·n unitaria en tensi·n excede a 0.004

a

f
R

w

w

y

dfy

nw

=

=

=

=– –

7.100128

0.012573

= 8.353092c =

r

r

=
0.85

1 1

0.85

0.85
2

/�a 1

)(
d – c

e t = =
c

0.003 0.00562

f

rv

=

=

= = = =

==

+

=

0.9

4.53

9.50
200

3

1.2

0.985901b dw w

b dw

b dws

s s sfw

plg22 plg22

fy

fy

plg2plg2  s mín

  s mín

plg

plg

f �

c

f �

c

f �

c

f �

c

A A A A

AA

Nota: la solución se basa en � � 0.9

EJEMPLO 5.15

Repetir el Ejemplo 5.7 usando la hoja de c§lculo de Excel.

Solución 

Abra la hoja de cÆlculo de Excel para Vigas con Acero en Compresión y seleccione la etiqueta de la hoja de trabajo 
�AnÆlisis� en la parte inferior. Ingrese sólo las celdas C3 a la C9 sombreadas en amarillo. Otros valores se calculan 
a partir de esos valores ingresados. VØase el comentario en la celda E22 para las instrucciones acerca de goal seek 
[bœsqueda de objetivo].

AnÆlisis de vigas doblemente reforzadas mediante ACI 318-14

As, A’s, b, d, Mu, f’c, fy son conocidos o especiýcados.

b = 14 plg

d = 24 plg

d�  = 2.5 plg

A’s = 2.00 plg2

As = 6.25 plg2

fc = 3 000 lb/plg2

fy = 60 000 lb/plg2

�1 = 0.85
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Determinar la ubicación del eje neutral, c.

El acero de compresión cede

el esfuerzo de tensi·n excede 0.004

plg

plg

lb/plg2

klb

klb

plg2

plg2

5 209.29 plg-lb � 434.11 klb-pie

4 688.36 plg-lb � 390.70 klb-pie

2 580.00 plg-lb � 215.00 klb-pie

2 322.00 plg-lb � 193.50 klb-pie

7 789.29 plg-lb � 649.11 klb-pie

7 010.36 plg-lb � klb-pie

es
�

Usted debe usar Goal seek para 
poner esta celda = 0 al cambiar 
a c en la celda D14. Vaya a Data 
[Datos] en la parte superior de la 
pantalla, luego a What If Analy-
sis [AnÆlisis de quØ pasa si] para 
encontrar Goal Seek [Bœsqueda 
de objetivo].

EJEMPLO 5.16

Repetir el Ejemplo 5.9 usando la hoja de cÆlculo de Excel.

Solución  

Abra la hoja de cÆlculo de Excel para Vigas con Acero en Compresión y seleccione la etiqueta de la hoja de trabajo 
del Caso I de ACI 318-14 en la parte inferior. Ingrese s·lo las celdas C3 a C9 sombreadas en amarillo. Otros valores 
se calculan a partir de esos valores ingresados.

Diseæo de vigas doblemente reforzadas mediante ACI 318-14 cuando se desconocen As y A’s. 

Caso I: As y A’s se desconocen; b, d, Mu, f’u, fy se conocen o se especiýcan.

Mu = 1 030.00 pie-klb

b = 15 plg

d  = 28 plg

d’ = 3 plg

f’c = 4 000 lb/plg2

fy = 60 000 lb/plg2

�1 = 0.85

ALFAOMEGA
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Problema 5.3 Si se colocan varillas adicionales de refuerzo sólo 
en el lado de compresión de una viga de concreto reforzado, 
àaumentar§ en forma considerable la resistencia a þexi·n de la 
viga? Explique su respuesta.
Problema 5.4 àPor qu® es el refuerzo de compresi·n particular-
mente importante en miembros a þexi·n de concreto reforzado 
localizados en zonas s²smicas?

PROBLEMAS

Problema 5.1 àQu® es el ancho efectivo de una viga T? àQu® cosa 
representa?
Problema 5.2 ¿QuØ factores afectan la selección de las dimensio-
nes del alma de una viga T?

1. Determine el momento œltimo mÆximo permitido por el código para la viga si tuviera refuerzo individual 
(usando el valor mÆximo de � asociado con � � 0.9).

2. Si MmÆx Ó Mu, no es necesario acero de compresi·n. Dise¶e como viga simplemente reforzada. 
 Si MmÆx < Mu, continœe al paso 3.

3. El dise¶o m§s econ·mico usa Mu1 � MmÆx que corresponde a �1 � el valor mÆximo de � asociado con 
� � 0.9.

1 = 0.018063

As1 = 1bd = 7.586 plg2

Mu1 = As1 fy (d � a�2) = 9,642,313.41 plg-lb

= 803.53 pies-k

a =
As fy

0.85 fc b
= 8.925 plg c =

1

= 10 .500 plg

t =
d � c

c
(0.003 ) = 0.00500

= 0.65 + ( t � 0.002 )(250/3 ) = 0.900

4. Mu2 = Mu � Mu1 = 226.47 pies-k

5. As2 =
Mu2

fy (d � d )
= 2.013 plg2

6. c = a� 1 = 10.500 plg

7. fs =
c � d

c
(87 ,000 ) = 62,143       si fs > fy , usa fs = fy fs = 60,000 lb/plg2

8. As =
As2 fy

fs

= 2.01 plg2 Seleccione 
las varillas

No. de 
varillas

3

Tamaæo de 
varilla
#8 As = 2.36 plg2

9. As = As1 + As2 = 9.60 plg2 Seleccione 
las varillas

8 #10 As = 10 .13 plg2

lb/plg2

= 0.375 (0.85 1 fc � fy ) = 0.018063

Mmax = bd 2 fy 1 �
fy

1.7 fm

= 9,642,313.4 plg-lb

= 803.53 pies-k
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Problema 5.11 (Resp. 415.8 pie-klb.)

Problema 5.12

AnÆlisis de vigas T

En los Problemas 5.5 a 5.15 determine las resistencias de 
los momentos de dise¶o, �Mn, de las secciones mostradas. 
Use fy = 60 000 lb/plg2 y f’c = 4 000 lb/plg2, excepto en el 
Problema 5.9, donde f’c = 5 000 lb/plg2. Revise cada sección 
para ver si es dœctil.

Problema 5.5 (Resp. 393.5 pie-klb.)

����������������
�
������

���

�����

��

�
�

Problema 5.6 Repita el Problema 5.5 si se usan 4 varillas del #10.

Problema 5.7 Repita el Problema 5.5 si se usan 10 varillas del #8. 
(Resp. 775.7 pie-klb.)

Problema 5.8

�����

�"

��"

��"

���������������
���"

Problema 5.9 Repita el Problema 5.8 si f’c = 5 000 lb/plg2 (Resp. 
986.5 pie-klb.)

Problema 5.10 Repita el Problema 5.8 si se usan 8 varillas del #9 
y si f’c = 4 000 lb/plg2.

ALFAOMEGA
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Problema 5.15 (Resp. 838.1 pie-klb.)Problema 5.13 (Resp. 493.1 pie-klb.)

������

���

��

�����

��

��

��

Problema 5.14

���

����

���

��

��

���
���
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Problema 5.19 Repita el Problema 5.18 si Mu = 500 pie-klb (Resp. 
4.80 plg2.)

Problema 5.20 Repita el Problema 5.18 si fy = 50 000 lb/plg2 y f’c 
= 4 000 lb/plg2.

Problema 5.16 Calcule la resistencia de dise¶o �Mn para una de las vigas T mostradas si f’c = 5 000 lb/plg2, fy = 60 000 lb/plg2 y la 
secci·n tiene un claro simple de 24 pies. àEs �t  Ó 0.005?

��� �� ��� �� ��� �� ��� ��

���

����

���

���

��

����

���

����

Problema 5.17 Repita el Problema 5.16 si f’c= 3 000 lb/plg2 y se 
usan 3 varillas del #10 en cada alma (Resp. 396.7 pie-klb.)

Diseæo de vigas T

Problema 5.18 Determine el Ærea teórica de acero de refuerzo 
requerido para la viga T mostrada si f’c= 4 000 lb/plg2, fy = 60 000 
lb/plg2, Mu = 400 pie-klb y L = 28 pies. Distancia libre entre almas 
= 3 pies.

��"

��"

��"

�"

Problema 5.21 Determine la cantidad de acero de refuerzo requerido para cada viga T mostrada en la ýgura acompa¶ante si fy = 60 000 
lb/plg2, f’c = 4 000 lb/plg2, claro simple de 20 pies, MD = 200 pie-klb (incluye el efecto del peso del concreto) y ML = 500 pie-klb (Resp. 
8.11 plg2.)

��� �� ��� �� ��� �� ��� ��

��� ���

���

��

���
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Problema 5.26

����

�����

��"

��"

�
�

�

"

Problema 5.22 Seleccione el refuerzo de tensi·n necesario para las vigas T si se supone que el concreto reforzado pesa 150 lb/pie3 y si 
debe soportarse una carga viva de piso de 140 lb/pie2. Suponga claros simples de 40 pies y fy = 60 000 lb/plg2 y f’c= 3 000 lb/plg2.

������ ������

��� ���

������

��� ��

������

������

��

Problema 5.23 Con fy = 60 000 lb/plg2 y f’c= 4 000 lb/plg2, seleccione el refuerzo para la viga T AB para el sistema de piso mostrado. 
Suponga apoyos simples en A y en B. La carga viva es de 100 lb/pie2, mientras que la carga muerta, ademÆs del peso de concreto, es de 
80 lb/pie2. Suponga que el peso del concreto es de 150 lb/pie3. La losa es de 4 plg de espesor, mientras que d es de 24 plg y bw es de 16 
plg (Resp. 3.84 plg2. Use 4 varillas del #9.)

�

�

�’ �’������’�����’

�������
��’

��
�����


����	

Problema 5.24 Repita el Problema 5.23 si el claro es de 36 pies.

Problema 5.25 Elabore un diagrama de þujo para el dise¶o de 
vigas T con refuerzo de tensión con � = 0.9.

AnÆlisis de vigas doblemente reforzadas

En los Problemas 5.26 a 5.32 calcule las resistencias 
del momento de dise¶o �Mn de las vigas mostradas si fy 
= 60 000 lb/plg2 y f’c= 4 000 lb/plg2. Revise el As mÆxima 
permisible en cada caso para garantizar un comportamiento 
dœctil.
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Problema 5.30

����

����

��"

��"

�"

�"

��"

�"

�"

�"

Problema 5.31 (Resp. 500.1 pie-klb.)

�����

����
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Problema 5.27 (Resp. 777.0 pie-klb.)
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Problema 5.28

��"

��"

����

�����

�
�

�

"

Problema 5.29 (Resp. 505.1 pie-klb.)
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Diseæo de vigas doblemente reforzadas

En los Problemas 5.35 a 5.38 determine las §reas te·ricas de 
acero requeridas para las secciones mostradas en las ýguras 
acompa¶antes. En cada caso, las dimensiones se limitan a 
los valores dados. Si se requiere acero de compresión, su-  
ponga que se colocarÆ a 3 plg de la cara de compresión  
(d�  = 3 plg). f’c = 4 000 lb/plg2 y fy = 60 000 lb/plg2.

Problema 5.35 (Resp. As = 9.03 plg2, A’s = 2.44 plg2.)

���

���

�
��
�������������

Problema 5.36

���

���

�
��
���������������

Problema 5.37 (Resp. As = 8.36 plg2, A’s = 2.58 plg2.)

���

���

�
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�������������

Problema 5.32

�"

��" ��"

��"

����

�����

�" �"�����"�����"

�"

�"

�"

�"

Problema 5.33 Calcule la resistencia del momento de dise¶o �Mn 
de la viga mostrada. ¿CuÆnto puede incrementarse este momento 
permisible si se agregan 3 varillas del #9 en la parte superior de la 
viga a 2‰ plg de la cara de compresión si f’c= 4 000 lb/plg2 y fy = 
60 000 lb/plg2? (Resp. 740.5 pie-klb, 36.5 pie-klb.)

��"

��"

�����

Problema 5.34 Repita el Problema 5.30 si se usan 3 varillas del 
#10 en la parte superior.
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Problema 5.39 Elabore un diagrama de þujo para el dise¶o 
de vigas rectangulares doblemente reforzadas.

Problemas con computadora

Solucione los Problemas 5.40 a 5.45 usando la hoja de c§lcu-
lo del Capítulo 5.

Problema 5.40 Problema 5.5.

Problema 5.41 Problema 5.7 (Resp. 775.7 pie-klb.)

Problema 5.42 Problema 5.14.

Problema 5.43 Problema 5.21 (Resp. As = 8.11 plg2.)

Problema 5.44 Problema 5.27.

Problema 5.45 Problema 5.35 (Resp. As = 9.02 plg2,  
A’s = 2.45 plg2.)

Problema 5.38

���

����� ��

���

���

��
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Problemas con unidades SI

En los Problemas 5.46 y 5.47 determinar las resistencias de momento de dise¶o de las vigas mostradas en las ýguras acompa¶antes si 
f’c= 28 MPa y fy = 420 MPa. àSon suýcientes los porcentajes de acero en cada caso como para asegurar un comportamiento a tensi·n, 
es decir, �t Ó 0.005?

Problema 5.46

������
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Problema 5.47 (Resp. 1 516 kN Å m.)
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En los Problemas 5.48 y 5.49 determinar el §rea de acero de refuerzo requerido paras las vigas T mostradas si f’c= 28 MPa y fy = 420 
MPa. Revise �t  para ver si Ó 0.005. 

Problema 5.48

�������������������������
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Problema 5.49 (Resp. 4 112 mm2.)

�������������������������

�����

������

������

������

�������
��������



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

Problemas con unidades SI 155

En los Problemas 5.53 y 5.54 determinar las §reas requeridas de 
acero para las secciones mostradas en las ýguras acompa¶antes. 
En cada caso, las dimensiones se limitan a los valores mostrados. 
Si se requiere acero de compresión, suponga que Øste se colocarÆ 
a 70 mm de la cara de compresi·n. f’c= 28 MPa, fy = 420 MPa y 
Es = 200 000 MPa.

Problema 5.53 (Resp. As = 5 925 mm2, A’s = 2 154 mm2.)

������

������

���������������

Problema 5.54

������

������

��������������

En los Problemas 5.50 a 5.52, calcular las resistencias de momen-
to de dise¶o de las vigas mostradas si fy = 420 MPa y f’c = 21 
 MPa. Veriýque la As permisible mÆxima, en cada caso, para 
garantizar una falla dœctil. Es = 200 000 MPa.

Problema 5.50

������

�����
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Problema 5.51 (Resp. 995 kN Å m.)
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Problema 5.52
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Problema 5.59 Determine el dise¶o de costo m²nimo para una 
viga de concreto reforzado a tensión para las siguientes condicio -
nes: fy = 60 klb/plg2, f’c= 4 klb/plg2, Mu = 400 pie-klb,  = 24 pies, 
h = d + 2.5 plg; el concreto cuesta $120 por yarda y pesa 150 lb/
pie3, las varillas de refuerzo cuestan $0.95/lb y pesan 490 lb/pie3. 
Dise¶e la viga para el momento dado con d = 1.5b y calcule su 
costo por pie lineal. Graýque el costo por pie lineal de viga (eje 
y) versus el porcentaje de acero (eje x). Luego, cambie el tama¶o 
de la viga, recalcule � y el nuevo costo. Limite los tama¶os de la 
viga a incrementos de 1 plg en b. Encuentre el dise¶o de menor 
costo y el valor correspondiente de �. (Resp. Aproximadamente � 
= 0.0139 y costo = $26.03/pie.)

�����

�����

����������������������

Problema 5.60 Repita el Problema 5.59 si d = 2b.

Problemas mÆs detallados

Problema 5.55 Van a usarse losas de concreto reforzado precola-
das de dos pies de ancho y 4 plg de espesor para la cubierta de un 
techo plano. Las losas estÆn soportadas en sus extremos por vigas 
rectangulares precoladas con claro de 30 pies del techo (medido 
centro a centro de las paredes de mampostería de soporte). Selec-
cione fy, f’c y dise¶e las losas, incluyendo su longitud, y dise¶e 
una de las vigas interiores de soporte. Suponga una carga viva de 
techo de 30 lb/pie2 y una carga muerta de techo de 6 lb/pie2. (Una 
respuesta. Use vigas de 12 ħ 24 plg con 3 varillas del #9.)

Problema 5.56 Repita el Problema 5.55 con claro de las vigas de 
40 pies y la carga viva del techo es de 40 lb/pie2.

Problema 5.57 Para el mismo ediýcio considerado en el Problema 
5.55, se ha dise¶ado una losa de concreto colada en la obra de 
6 plg de espesor. La losa va a ser soportada por vigas T coladas 
monolíticamente con las losas. El arquitecto dice que las vigas T 
de 30 pies de longitud van a ser soportadas por columnas espacia-
das a 18 pies entre centros. El ediýcio ser§ usado para manufactura 
ligera (para cargas vivas, vØase la Tabla 1.3 del Capítulo 1). Selec-
cione fy, f’c y dise¶e una de las vigas T interiores. (Una respuesta. 
Use un alma de viga T de 12 plg de ancho, h = 32 plg, f’c = 4 klb/
plg2, fy = 60 klb/plg2 y 4 varillas del #10.)

Problema 5.58 Repita el Problema 5.57 si el ediýcio se destina 
para oýcinas. Los claros de las vigas deben ser de 36 pies y las 
columnas deber§n estar colocadas a 20 pies entre centros.



6.1 INTRODUCCIÓN

Actualmente, la profesi·n del dise¶o estructural se preocupa por la ýlosof²a de los estados límite. El tØr-
mino estado límite se usa para describir la condición en que una estructura o parte de ella deja de cumplir 
la funci·n para la que fue dise¶ada. Hay dos categor²as de estados l²mite: por resistencia y por servicio. 

Los estados límite por resistencia se basan en la seguridad o capacidad de carga de las estructuras e 
incluyen el pandeo, la fractura, la fatiga, el volteo, etc. En los Cap²tulos 3 a 5 se estudiaron los estados 
l²mite por þexi·n de diversos miembros. 

Los estados límite de servicio se reýeren al desempe¶o de las estructuras bajo cargas normales de 
servicio y tienen que ver con los usos y la ocupaci·n de las estructuras. El estado l²mite de servicio se 
mide considerando las magnitudes de las deþexiones, grietas y vibraciones de las estructuras, as² como 
la cantidad de deterioro superýcial del concreto y la corrosi·n del refuerzo. Observe que estos aspectos 
pueden perturbar el uso de las estructuras, pero generalmente no implican su colapso.

En este cap²tulo nos ocuparemos de los estados l²mite de servicio relativos a las deþexiones y a las 
anchuras de las grietas. El C·digo ACI contiene requisitos muy espec²ýcos referentes a los estados l²mite 
por resistencia de los miembros de concreto reforzado, pero permite al proyectista cierta libertad en el 
§rea de servicio. Esto no quiere decir que los estados l²mite de servicio no sean signiýcativos, sino que la 
consideraci·n m§s importante (como en todas las especiýcaciones estructurales) es la vida y la propiedad 
de la poblaci·n. Como consecuencia, la seguridad p¼blica no se deja al juicio del proyectista individual.

Tanto la vibraci·n vertical en puentes y pisos de ediýcios como la vibraci·n lateral y de torsi·n en 
ediýcios altos pueden ser muy molestas para los usuarios de estas estructuras. Sin embargo, las vibra-
ciones no son usualmente un problema en ediýcios de concreto reforzado de tama¶o medio, pero es 
necesario estar al tanto de los casos en que puedan ser objetables. 

El deterioro de las superýcies de concreto puede minimizarse considerablemente con un buen con-
trol del mezclado, colado y curado del concreto. Cuando esas superýcies est§n sometidas a productos 
qu²micos agresivos, pueden usarse cementos especiales, con aditivos adecuados, para proteger las super-
ýcies. La corrosi·n de las varillas de refuerzo puede minimizarse considerablemente dando cuidadosa 
atenci·n a la calidad del concreto, usando una buena vibraci·n del concreto, empleando un espesor 
adecuado del recubrimiento para las varillas y limitando el tama¶o de las grietas.

6.2 IMPORTANCIA DE LAS DEFLEXIONES

La adopción del mØtodo de diseæo por resistencia, junto con el uso de concretos y aceros de mayor resisten-
cia, ha permitido el uso de miembros relativamente esbeltos. Como consecuencia, las deþexiones y el agrie-
tamiento por deþexi·n se han convertido en problemas m§s severos de lo que fueron hace algunas d®cadas.

Las magnitudes de las deþexiones en miembros de concreto pueden ser muy importantes. Las 
deþexiones excesivas en vigas y losas pueden ocasionar pisos combados, charcos en techos planos, 
vibraciones excesivas e incluso interferencia con la operaci·n correcta de la maquinaria emplazada en 
esas estructuras. Tales deþexiones pueden da¶ar los muros divisorios y desajustar el cierre de puertas y 
ventanas. Adem§s, pueden afectar la apariencia de una estructura o alarmar a los ocupantes del ediýcio, 
aun cuando ®ste sea perfectamente seguro. Toda estructura usada por personas debe ser lo suýcientemen-
te r²gida y relativamente libre de vibraci·n, para generar un ambiente de seguridad. 

Cap²tulo 6

Estado límite de servicio
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Tabla 6.1 Deþexiones permisibles m§ximas calculadas.

Miembro Condición Deþexi·n a considerarse Límite de 
deþexi·n

Techos 
planos Que no carguen o estØn unidos a elementos no 

estructurales que puedan da¶arse por deþexio-
nes grandes.

Deþexi·n inmediata debida al 
valor m§ximo de Lr, S y R

�
*

180

Pisos Deþexi·n inmediata debida a la 
carga viva L

�

360

Techo o 
pisos

Que carguen 
construcción 
o ligados a 
elementos no 
estructurales

Susceptibles de ser da¶ados por 
deþexiones grandes

Aquella parte de la deþexi·n 
total que ocurre despuØs de la 
conexi·n de los elementos no 
estructurales, que es la suma 
de la deþexi·n a largo plazo 
debida a todas las cargas sos-
tenidas y la deþexi·n inme-
diata debido a cualquier carga 
viva adicionalÀ

�
�

480 
 
 
 

No susceptibles de ser daæados 
por deþexiones grandes

�
§

240

*Este l²mite no toma en cuenta el encharcamiento. Este ¼ltimo debe revisarse mediante los c§lculos de las deþexiones, incluyen-
do las deþexiones adicionales debidas al agua encharcada y considerando los efectos a largo plazo de todas las cargas sostenidas, 
de la combadura, de las tolerancias de construcci·n y de la conýabilidad de los dispositivos de drenaje.
ÀLa deþexi·n a largo plazo se determinar§ de conformidad con el Inciso 24.2.4, pero puede reducirse seg¼n la deþexi·n calculada 
que ocurra antes de la conexi·n de los elementos no estructurales. Esta cantidad se determinar§ con base en datos de ingenier²a 
aceptados referentes a las caracter²sticas de deþexi·n-tiempo de miembros similares a los que se consideran.
ÿEste l²mite puede excederse si se toman medidas adecuadas para prevenir da¶os a los elementos apoyados o conectados.
ÄPero este l²mite no ser§ mayor que la tolerancia dada a los elementos no estructurales. 
Fuente: Reproducido con la autorizaci·n del American Concrete Institute.

Quiz§s el tipo m§s com¼n de da¶o por deþexiones en las estructuras de concreto reforzado sea el 
da¶o en los muros divisorios ligeros de obra de mamposter²a. Est§n en particular sujetos a da¶os debido 
al þujo pl§stico a largo plazo del concreto. Cuando los pisos superiores e inferiores se þexionan, los 
muros divisorios, al ser obra de mamposter²a relativamente r²gida, no se þexionan f§cilmente y con 
frecuencia resultan gravemente da¶ados. Los tableros de yeso, al ser m§s þexibles, son bastante m§s 
adaptables a tales distorsiones.

6.3 CONTROL DE LAS DEFLEXIONES

Una de las mejores maneras para reducir las deþexiones es incrementando el peralte de los miembros, 
pero los proyectistas est§n siempre bajo presi·n para conservar a los miembros con el peralte tan bajo 
como sea posible. (Como usted puede ver, los miembros con bajo peralte implican pisos m§s delgados y 
los pisos m§s delgados implican ediýcios de menor altura, con las consiguientes reducciones en muchos 
costos, tales como plomer²a, cableado, elevadores, materiales de fachada, etc.) Las especiýcaciones de 
concreto reforzado usualmente limitan las deþexiones especiýcando ciertos peraltes m²nimos o bien las 
deþexiones calculadas m§ximas permisibles.

Espesores mínimos

La Tabla 4.1 del Cap²tulo 4, que combina las Tablas 7.3.1.1 y 9.3.1.1 del C·digo ACI 318-14, muestra 
un conjunto de espesores m²nimos que deben usarse en las vigas y losas en una direcci·n, a menos que 
los c§lculos de las deþexiones reales indiquen que son permisibles espesores menores. Estos valo-
res de los espesores m²nimos, que se obtuvieron primordialmente con base en la experiencia de muchos 
a¶os, deben usarse s·lo en las vigas y losas que no est®n cargando ni se encuentren conectadas a paredes 
divisorias u otros miembros que puedan resultar da¶ados por las deþexiones.

Deþexiones m§ximas

Si el proyectista decide no satisfacer los espesores m²nimos dados en la Tabla 4.1, entonces deber§ 
calcular las deþexiones reales. Si procede as², los valores determinados no deben exceder los valores 
especiýcados en la Tabla 6.1, que corresponde a la tabla 24.2.2 del C·digo ACI 318.
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Combadura (o contra þecha)

La deþexi·n de miembros de concreto reforzado tambi®n se puede controlar por medio de la combadura. 
Los miembros se construyen con un perýl longitudinal tal que asuman su perýl te·rico bajo alguna con-
dici·n de carga de servicio (usualmente carga muerta y quiz§s algo de carga viva). Se podr²a construir 
una viga simple con una peque¶a convexidad, a ýn de que bajo ciertas cargas gravitacionales asumiese 
un perýl recto, como se supone en los c§lculos. (V®ase la Figura 6.1.) Algunos proyectistas toman en 
cuenta tanto las cargas totales vivas como muertas al determinar la magnitud de la combadura, la cual 
generalmente se usa sólo en miembros de grandes claros.

6.4 C`LCULO DE DEFLEXIONES

Las deþexiones en miembros de concreto reforzado se pueden calcular con ayuda de las expresiones usua-
les para deþexiones, varias de las cuales se muestran en la Figura 6.2. Caben algunos comentarios sobre 
las magnitudes de las deþexiones en los miembros de concreto reforzado, tal como se determinan con las 
expresiones dadas en esta ýgura. Puede verse que la deþexi·n  en el centro del claro de una viga simple-
mente apoyada con carga uniformemente repartida [Figura 6.2a)] es cinco veces mayor que la deþexi·n  
de la misma viga, si sus extremos est§n empotrados [Figura 6.2b)]. Casi todas las vigas y losas de concreto 
son continuas y sus deþexiones tienen magnitudes intermedias entre los dos extremos mencionados aqu². 

Por las variaciones tan grandes de deþexi·n que ocurren cuando se tienen diferentes restricciones en 
los extremos, es esencial que se consideren esas restricciones si se quieren hacer c§lculos realistas de las 
deþexiones. En la mayor²a de los casos pr§cticos, la exactitud es suýciente si se calcula la deþexi·n  en 
el centro del claro de un miembro como si ®ste estuviese simplemente apoyado, restando de ese valor la 
deþexi·n causada por el promedio de los momentos negativos en los extremos del miembro. (Esto se puede 
hacer usando una combinaci·n de las expresiones de la Figura 6.2. Por ejemplo, la ecuaci·n de la deþexi·n 
de la parte a) se puede combinar con la g) aplicada a uno o a ambos extremos, seg¼n sea necesario.) Las 
cargas usadas en estas expresiones son cargas no factorizadas. En algunos casos, s·lo se considera la carga 
viva; mientras que en otros, se consideran tanto cargas vivas como cargas muertas (sustentadas).

6.5 MOMENTOS DE INERCIA EFECTIVOS

Independientemente del m®todo usado para el c§lculo de deþexiones, hay un problema en la determi-
naci·n del momento de inercia que debe usarse. La diýcultad estriba en la estimaci·n del agrietamiento 
que ha ocurrido. Si el momento þexionante es menor que el momento de agrietamiento (es decir, si el 
esfuerzo de þexi·n es menor que el m·dulo de ruptura, aproximadamente igual a 7.5� ��f �

c, la sección 
total sin agrietar proporciona rigidez y con ella puede calcularse el momento de inercia Ig de la sec-
ci·n completa. Cuando se tienen momentos mayores, ocurrir§n grietas de tensi·n de tama¶o diferente y 
variar§ la posici·n del eje neutro. 

La Figura 6.3 ilustra el problema involucrado en la selecci·n del momento de inercia que ha de 
emplearse en el c§lculo de deþexiones. Aunque una viga de concreto reforzado puede tener un tama¶o 
constante (o prism§tico) en toda su longitud, en los c§lculos de deþexiones se comportar§ como si estu-
viese compuesta de segmentos de vigas de diferentes tama¶os.1

6.5 Momentos de inercia efectivos 159

Figura 6.1 Combadura (o contraþecha).

viga construida con combadura 
hacia arriba 

a)

viga recta, bajo carga muerta m§s 
alg¼n porcentaje de carga viva 

b)

1Leet, K., 1997, Reinforced Concrete Design, 3a. ed. (Nueva York: McGraw-Hill), p§g. 155.
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Figura 6.2 Expresiones para algunas deþexiones.
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Para la porci·n de una viga donde el momento es menor que el momento de agrietamiento, Mcr, se 
puede suponer que la viga no est§ agrietada y que el momento de inercia es igual a Ig. Cuando el momen-
to es mayor que Mcr, las grietas de tensi·n que se desarrollan en la viga ocasionar§n, efectivamente, que 
se reduzca la secci·n transversal de la viga; as² que el momento de inercia puede suponerse igual al valor 
transformado, Icr. Es como si la viga consistiese en los segmentos mostrados en la Figura 6.3d). 

El problema es a¼n m§s complicado que lo indicado por la Figura 6.3. Es cierto que en las secciones 
transversales donde las grietas de tensi·n est§n realmente ubicadas, el momento de inercia es probable-
mente cercano a Icr transformado, pero entre las grietas est§ quiz§ m§s cercano a Ig. AdemÆs, pueden 
existir grietas por tensi·n diagonal en §reas de esfuerzo cortante alto, lo cual causa otras variaciones. 
Como consecuencia, es dif²cil decidir qu® valor de I deber²a usarse.

Una secci·n de concreto que est® totalmente agrietada en su lado de tensi·n tendr§ una rigidez con 
valor de un tercio a tres cuartos de la rigidez completa de secci·n si no est§ agrietada. En diferentes sec-
ciones a lo largo de la viga, la rigidez var²a en funci·n del momento presente. Es f§cil ver que un m®todo 
exacto para calcular deþexiones debe tener en cuenta estas variaciones.

Si se quiere obtener la deþexi·n inmediata de un miembro prism§tico no agrietado, puede suponerse 
que el momento de inercia es igual a Ig en toda la longitud del miembro. Si el miembro est§ agrietado en 
una o m§s secciones a lo largo de su longitud o si su peralte var²a a lo largo del claro, deber§ usarse un 
valor m§s exacto de I.

La Secci·n 24.2.3.5 del C·digo ACI 318 da una expresi·n de momento de inercia para usarse en los 
c§lculos de deþexiones. Este momento de inercia provee un valor de transici·n entre Ig e Icr que depende 

d)  Efecto de las grietas sobre la secci·n 
transversal efectiva de la viga

Figura 6.3 Efectos de las grietas en las deþexiones.

a) Viga real

b) Diagrama de momento

c) Grietas donde M Ó Mcr

Mcr Mcr
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del grado de agrietamiento causado por las cargas aplicadas. Se le llama Ie, al momento de inercia efectivo 
y se basa en una estimaci·n de la cantidad probable de agrietamiento causado por el momento variable a 
lo largo del claro:2

 Ie =
Mcr

Ma

3

(Ig) + 1
Mcr

Ma

3
� �

Icr (Ecuaci·n 24.2.3.5a ACI)

donde Mcr se calcula como

 =Mcr
y

t

f
r
I

g
 (Ecuaci·n 24.2.3.5b ACI)

En esta expresi·n, Ig es el momento de inercia de la secci·n total (sin considerar el acero) y el m·dulo 
de ruptura del concreto, como se estudia bajo el encabezado de Resistencia a la tensi·n en la Secci·n 
1.11, es fr � 7.5l ��f �

c

�

.3 Ma es el momento m§ximo bajo carga de servicio que se presenta en el caso bajo 
consideración, e Icr es el momento de inercia transformado de la sección agrietada, tal como se describe 
en la Secci·n 2.3.

Usted notarÆ que los valores del momento de inercia efectivo varían con condiciones de carga 
diferentes. Esto se debe a que el momento de carga de servicio, Ma, usado en la ecuación para Ie, es 
diferente para cada condición de carga. Algunos proyectistas ignoran este hecho y usan sólo un Ie para 
cada miembro, aun cuando se consideran diferentes condiciones de carga. Ellos consideran que sus 
valores calculados son tan exactos como los obtenidos con valores Ie diferentes. Es verdad que 
las condiciones variables implicadas en la construcci·n de miembros de concreto reforzado (trabaja-
bilidad, condiciones de curado, edad de los miembros cuando las cargas son aplicadas por primera vez, 
etc.), hacen del c§lculo de deþexiones por cualquier procedimiento actual un proceso muy aproximado. 

En este cap²tulo, los autores calculan Ie para cada condición de carga diferente. El trabajo es algo  
tedioso, pero puede facilitarse considerablemente con varias tablas, como las proporcionadas en el 
Manual de Diseæo del ACI.4

6.6 DEFLEXIONES A LARGO PLAZO

Con Ie y las expresiones apropiadas para deþexiones se obtienen las deþexiones instant§neas o inme-
diatas. Sin embargo, las cargas sostenidas o de largo plazo causan incrementos signiýcativos en estas 
deþexiones debido a la contracci·n y al þujo. Los factores que afectan los incrementos de la deþexi·n 
son: humedad, temperatura, condiciones de curado, contenido de acero de compresi·n, relaci·n entre el 
esfuerzo y resistencia, y la edad del concreto en el momento en que se aplica la carga.

Si el concreto se carga a temprana edad, sus deþexiones a largo plazo se incrementar§n conside-
rablemente. Las deþexiones excesivas en las estructuras de concreto reforzado muy a menudo pueden 
deberse a la temprana aplicaci·n de las cargas. La deformaci·n unitaria por þujo pl§stico despu®s de 
aproximadamente 5 a¶os (despu®s de lo cual el þujo es insigniýcante) puede ser mayor que cuatro o cin-
co veces la deformaci·n unitaria inicial, cuando las cargas se aplicaron por primera vez a los 7 o 10 d²as 
despu®s del colado del concreto; mientras que la proporci·n puede ser s·lo de dos a tres veces, cuando 
las cargas se aplicaron por primera vez 3 o 4 meses despu®s del colado del concreto.

Debido a los diversos factores mencionados en los dos ¼ltimos p§rrafos, s·lo se pueden estimar las 
magnitudes de las deþexiones a largo plazo. El Inciso 24.2.4.1.1 del C·digo ACI establece que, para 
estimar el incremento de la deþexi·n debido a estas causas, la parte de la deþexi·n instant§nea debida 
a las cargas sostenidas puede multiplicarse por el factor � obtenido emp²ricamente que se da al ýnal de 
este p§rrafo y el resultado se puede sumar a la deþexi·n instant§nea.5

 l� =
j

1 + 50r�
 (Ecuaci·n 24.2.4.1.1 ACI)

2 Branson, D.E., 1965, ñInstantaneous and Time-Dependent Deþections on Simple Continuous Reinforced Concrete Beamsò, 
HPR Report No. 7, Part 1, Alabama Highway Department, Bureau of Public Roads, agosto 1963, p§gs. 1-78.
3 0.7l ��f �

c

�

en unidades SI.
4 American Concrete Institute, 2009, Manual de Diseæo del ACI (Farmington Hills, Michigan), Publicaci·n SP-17 (09).
5 Branson, D.E., 1971, ñCompression Steel Effect on Long-Time Deþ ectionsò, Journal ACI, 68(8), p§gs. 555-559.
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Tabla 6.2 Factor de tiempo para cargas sostenidas (C·digo ACI 24.2.4.1.3).

Duración de la carga sostenida Factor � dependiente del tiempo

3 1.0
6 1.2
12 1.4
60 o m§s 2.0

Fuente: Reproducido con autorizaci·n del American Concrete Institute.

Figura 6.4 Multiplicadores para deþexiones a largo 
plazo. (Figura R24.2.4.1 del comentario del ACI)
Fuente: Reproducido con autorizaci·n del American 
Concrete Institute.Duración de la carga, meses

En esta expresi·n, que es aplicable a concretos de peso normal y ligero, � es un factor dependiente 
del tiempo que puede obtenerse de la Tabla 6.2.

Si se usan tiempos que diýeren de los valores dados en la Tabla 6.2, los valores de � se pueden obte-
ner de la curva de la Figura 6.4. 

El efecto del acero de compresi·n en las deþexiones a largo plazo se toma en consideraci·n en la 
expresi·n para � con el tØrmino � �. Es igual a A�

s�bd y debe calcularse en el centro del claro, en claros 
simples y continuos, y en los apoyos en vigas en voladizo.

La carga muerta total de una estructura se puede clasiýcar como una carga permanente, pero el tipo 
de ocupaci·n determinar§ el porcentaje de carga viva que pueda llamarse permanente. Para un ediýcio de 
apartamentos o para un ediýcio de oýcinas, quiz§ s·lo del 20% al 25% de la carga viva de servicio pueda 
considerarse como permanente, mientras que 70% a 80% de la carga viva de servicio en una bodega se 
situar²a en esta categor²a.

Un estudio realizado por el ACI indica que bajo condiciones controladas de laboratorio, 90% de 
los espec²menes de prueba tuvieron deþexiones entre 20% por debajo y 30% por arriba de los valores 
calculados por el m®todo descrito en este cap²tulo.6 Sin embargo, el lector debe darse cuenta de que las 
condiciones de campo no equivalen a las condiciones de laboratorio y las deþexiones en las estructuras 
reales var²an bastante m§s que las que se miden en espec²menes de laboratorio. A pesar del uso de pla-
nos, especiýcaciones e inspecciones de campo, es dif²cil controlar el trabajo de campo adecuadamente. 
Las cuadrillas de construcción pueden agregar un poco de agua al concreto para hacerlo mÆs manejable. 
Adem§s, es posible que no se obtenga un mezclado y una compactaci·n satisfactoria del concreto, lo 
que ocasiona huecos y cavidades. Finalmente, la cimbra puede ser retirada antes de que el concreto haya 
obtenido su resistencia de dise¶o plena. Si ®ste es el caso, los m·dulos de ruptura y elasticidad ser§n muy 
bajos, y se tendr§n grietas excesivas en las vigas, que no se habr²an dado, si el concreto hubiera sido m§s 
resistente. Todos estos factores pueden causar que las estructuras de concreto reforzado se deþexionen 
mÆs de lo indicado por los cÆlculos usuales.

6Comit® 435 del ACI, 1972, ñVariability of Deþections of Simply Supported Reinforced Concrete Beamsò, Journal ACI,  
69(1), p. 29.
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Es l·gico suponer que la carga viva no puede actuar sobre una estructura cuando la carga muerta no 
est§ presente. Como resultado de este hecho, calcularemos un Ie efectivo y una deþexi·n �D  para el caso 
en que act¼e sola la carga muerta. Luego calcularemos un Ie y una deþexi·n �D � L , para el caso en que 
act¼en juntas las cargas muerta y viva. Esto nos permitir§ determinar la parte de la carga viva inicial de 
la deþexi·n como sigue:

�L � �D � L � �D

La deþexi·n a largo plazo ser§ igual a la deþexi·n inicial por carga viva �L mÆs el multiplicador a 
un largo plazo inýnito �� multiplicado por la deþexi·n por carga muerta �D mÆs �r, el multiplicador por 
carga viva permanente, multiplicado por la deþexi·n inicial por carga viva, �SL.

�LT � �L � ���D  � �t�SL

Los pasos implicados en el c§lculo de deþexiones instant§neas y de largo plazo pueden resumirse 
como sigue:

a) Calcule la deþexi·n instant§nea o de corto plazo �D sólo para carga muerta. 

b) Calcule la deþexi·n instant§nea �D+L para carga muerta m§s carga viva total.

c) Determine la deþexi·n instant§nea �L s·lo para carga viva total. 

d) Calcule la deþexi·n instant§nea por carga muerta m§s la parte permanente de la carga viva  
�D + �SL.

e) Determine la deþexi·n instant§nea �SL para la parte permanente de la carga viva.

f) Determine la deþexi·n a largo plazo por carga muerta m§s la parte permanente de la carga viva �LT.

Como ya se mencion·, las deþexiones calculadas como se indica en este cap²tulo no deben exceder 
ciertos l²mites que dependen del tipo de estructura. Las deþexiones m§ximas permitidas por el ACI para 
diversas situaciones de pisos y techos se presentaron previamente en la Tabla 6.1.

6.7 DEFLEXIONES EN VIGAS SIMPLES

El Ejemplo 6.1 presenta el c§lculo de las deþexiones instant§neas y a largo plazo de una viga simple con 
carga uniforme.

EJEMPLO 6.1

La viga de la Figura 6.5 tiene un claro simple de 20 pies y soporta una carga muerta, incluyendo su propio peso, de 
0.75 klb/pie y una carga viva de 0.7 klb/pie; f �c  = 3 000 lb/plg2, concreto de peso normal.

a) Calcular la deþexi·n instant§nea para D + L.

b) Calcular la deþexi·n dado que 30% de la carga viva se aplica continuamente durante 3 a¶os.

Figura 6.5 Secci·n transversal de la viga del Ejemplo 6.1.

3 #9

12"

17"
20"

3"
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Solución

a) Deþexi·n instant§nea o a corto plazo por carga muerta (�D)

Ig = ( 1
12)(12 plg)(20plg)3 = 8 000 plg4

Mcr =
frIg

yt
=

(7.5 3 000 lb/plg2
�

)(8 000 plg4)

10 plg
= 328 633 plg-lb = 27.4 pie-klb

wSW = (b)(h)( c) = (12 plg)(20 plg)(150 pcf )/144 plg2 /pies2 = 250 plf

Ma =
(0.75 klf +0.25 klf)(20 pies)2

8
= 50 pie-klb = MD

Puesto que el momento por carga muerta MD es menor que el momento por agrietamiento Mcr, debe usarse  
Mcr = Ma y Ie = Ig.

Mediante c§lculos con el §rea transformada, pueden determinarse los valores de x e Icr, como se ilustr· previa-
mente en el Ejemplo 2.3.

x = 6.78��

Icr = 4 067 plg4

Luego se calcula Ie con la Ecuaci·n 24.2.3.5a del ACI

Ie =
27 .4 pie-klb
50 pie-klb

3

( 8000 plg 4) + 1 �
27.4 pie-klb
50 pie-klb

3

4067 plg4 = 4714 plg 4

Ec =57 ,000 3000 lb/plg2 = 3.122 × 10 6 lb/plg2

D =
5wl4

384 Ec Ie
=

(5)
1000 plf

12 plg-pie
(12 plg × 20 pie )4

(384 ) (3.122 × 106 lb/plg2) ( 4714 lb/plg2 )
= 0.245 plg *

b) Deþexi·n instant§nea o a corto plazo por carga muerta + carga viva total (�D�L)

Ma =
(1.7 klf)(20 pies)2

8
= 85 pie-klb

Observando que el valor de Ie se modiýca cuando cambian los momentos.

Ie =
27.4 pie-klb
85 pie-klb

3

(8 000 plg4)+ 1
27.4 pie-klb
85 pie-klb

3

(4 067 plg) = 4 199 plg4

dD + L =

(5)
1 700 plg

12 plg-pie
(12 plg-pie 20 pie)4

(384)(3.122 106 )(4 199 pies)
= 0.467 plg*

lb/plg2

c) Deþexi·n inicial por carga viva total (�L)

dL = dD + L dD = 0.467 pies 0.245 pies = 0.222 plg*

£sta es la deþexi·n por carga viva que ser²a comparada con la primera o la segunda ýla de la Tabla 6.1. Si la 
viga es parte de un sistema de piso que no est® ñsoportando ni est® unida a elementos no estructurales susceptibles 

*Los autores realmente se excedieron en este cap²tulo cuando calcularon la deþexi·n hasta mil®simas de pulgada. No pode-
mos esperar este tipo de exactitud; la exactitud hasta cientos de pulgada, y tal vez aun d®cimas, es m§s realista. Estos casos 
son se¶alados en este cap²tulo por un *.
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de ser da¶ados por deþexiones grandesò (columna izquierda de la Tabla 6.1), entonces el l²mite de deþexi·n es  
/480 = (20 pies) (12 plg/pie)/360 = 0.67 plg. Este l²mite f§cilmente ser²a satisfecho en este caso, ya que la deþexi·n 

calculada es ¼nicamente de 0.22 plg.

d) Deþexi·n inicial por carga muerta + 30% de carga viva (�D � �SL)

Ma =
(1.0 klf + 0.30 0.7 klf )(20 pie)2

8
= 60.5 pie-klb

Ie =
27.4 pie-klb
60.5 pie-klb

3

(8 000 plg) + 1
27.4 pie-klb
60.5 pie-klb

3

(4 067 plg) = 4 432 plg4

dD + dSL =
(5)

(1 000 plf + 0.30 700 plf )

12
(12 plg 20 pie)4

(384)(3.122 106 lb/plg2 )(4 432 plg4)
= 0.315 plg*

e) Deþexi·n inicial debida a 30% de la carga viva (�SL)

dSL = (dD + dSL dD = 0.315 plg 0.245 plg = 0.070 plg*

f) Deþexi·n a largo plazo por carga muerta m§s 30% de carga viva permanente durante tres a¶os (�LT)

l� =
2.0

1 + 50r�
=

2.0
1 + 0

= 2.0

l3 aæos =
1.80
1 + 0

= 1.80

dLT = dL +l�dD +l3 aæosdSL

= 0.222 plg +(2.0)(0.245 plg) + (1.80)(0.070 plg ) = 0.838 plg*

La columna intermedia de la Tabla 6.1 describe esta deþexi·n para las ¼ltimas dos ýlas de la tabla. La respues-
ta se compara con las deþexiones permisibles de, ya sea /480 o /240, dependiendo de si el miembro estructural 
soporta elementos susceptibles de ser da¶ados por deþexiones grandes.

6.8 DEFLEXIONES EN VIGAS CONTINUAS

En el siguiente an§lisis se considera una viga T continua sometida a momentos positivos y negativos. 
Como se muestra en la Figura 6.6, el momento de inercia efectivo usado para calcular deþexiones var²a 
considerablemente a lo largo del miembro. Por ejemplo, en el centro del claro, en la Secci·n 1-1, don-
de el momento positivo es m§ximo, el alma est§ agrietada y la secci·n efectiva consiste en la secci·n 
achurada m§s el refuerzo de tensi·n en la parte inferior del alma. En la Secci·n 2-2 en la ýgura, donde 
se presenta el m§ximo momento negativo, el pat²n est§ agrietado y la secci·n efectiva consiste en la 
parte achurada del alma (incluido cualquier acero de compresi·n en la parte inferior del alma) m§s las 
varillas de tensi·n en la parte superior. Finalmente, cerca de los puntos de inþexi·n, el momento ser§ tan 
peque¶o que la viga probablemente permanecer§ sin grietas y, por tanto, la secci·n transversal entera es 
efectiva, como se muestra en la Secci·n 3-3 en la ýgura. (Para este caso, I com¼nmente se calcula para 
el alma solamente y el efecto de los patines no se toma en cuenta, como se muestra en la Figura 6.10.)

Del an§lisis anterior es obvio que, para calcular la deþexi·n en una viga continua, te·ricamente es 
necesario usar un procedimiento de deþexi·n que tome en cuenta la variaci·n del momento de inercia 
a lo largo del claro. Tal procedimiento ser²a muy largo y es dudoso que los resultados as² obtenidos se 
encuentren dentro del Ñ20% de los valores reales. Por esta raz·n, el C·digo ACI (9.5.2.4) permite el 
empleo de un momento de inercia constante en todo el miembro, igual al promedio de los valores de Ie 
calculados en las secciones cr²ticas de momentos positivo y negativo. Los valores de Ie en las secciones 
críticas de momento negativo se promedian; luego ese resultado se promedia con Ie en la sección crítica 
de momento positivo. Tambi®n debe observarse que los multiplicadores para la deþexi·n a largo plazo 
en estas secciones deben promediarse, como se hizo con los valores de Ie.
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El Ejemplo 6.2 ilustra el c§lculo de deþexiones para un miembro continuo. Aunque muchos de los 
pasos matem§ticos repetitivos se omiten en la soluci·n dada aqu², usted puede ver que los c§lculos son 
todav²a muy extensos y usted entender§ por qu® com¼nmente se usan c§lculos aproximados para las 
deþexiones de claros continuos.

EJEMPLO 6.2

Determinar la deþexi·n instant§nea en el centro del claro de la viga T continua mostrada en la Figura 6.7a). El 
miembro soporta una carga muerta, incluyendo su propio peso de 1.5 klb/pie y una carga viva de 2.5 klb/pie.  
f �c = 3 000 lb/ plg2 y n = 9. El diagrama de momentos para la carga muerta y la carga viva totales se muestra en la 
Figura 6.7b) y la secci·n transversal de la viga se muestra en la Figura 6.7c).

Solución  

Para la región de momento positivo

1.  Se localiza el eje centroidal para la secci·n no agrietada y se calculan el momento de inercia total Ig y el 
momento de agrietamiento Mcr para la regi·n de momento positivo (Figura 6.8). V®ase el Ejemplo 2.2 de 
este libro.

y =

( 60 plg) (5 plg )
5 plg

2
+ (27 plg) (12 plg) 5 plg +

27 plg
2

( 60 plg) (5 plg ) + (27 plg) (12 plg)
= 10 .81 plg

Mu  � 160 pie-klb

 fc   � 3 000 lb/plg2

 fy   � 60 000 lb/plg2

3" 10"

16"

24"
21"

3"

3"

Figura 6.6 Deþexiones en una viga T continua.

1

1

3

3

2

2

Secci·n 1-1  
de momento +

Secci·n 2-2  
de momento �

Secci·n 3-3 
cerca del punto de inþexi·n
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Figura 6.7 Informaci·n para el Ejemplo 6.2.

3 #8

3 #10

6 #8

a)

150 pie-klb

300 pie-klb 300 pie-klb

b)

c)

28"

12"

23"
32"

5"

4"

30’

diagrama de momento 
para cargas D y L  
totales

centro de gravedad 
del acero superior

Varillas superiores  
en los dos  
empotramientos 
[Figura 6.7a]

Varillas inferiores 
al centro del claro 
[Figura 6.7a]

ancho efectivo � 60"

Figura 6.8  Centroide de la secci·n no agrietada en el Ejemplo 6.2.

5"

21.19"

12"

y�  � 10.81"

27"

60"
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2.  Se localiza el eje centroidal de la secci·n agrietada y se calcula el momento de inercia transformado Icr para 
la regi·n de momento positivo (Figura 6.9), como se ilustr· anteriormente en el Ejemplo 2.6 de este libro.

x = 5.65��

Icr = 24 778 plg4

3. Se calcula el momento de inercia efectivo en la regi·n de momento positivo.

Ma = 150 pie-klb

Ie =
97.2 pie-klb
150 pie-klb

3

(60 185 plg )+ 1
97.2 pie-klb
150 pie-klb

3

24 778 plg = 34 412 plg4

Para la región de momento negativo

1.  Se localiza el eje centroidal para la secci·n sin agrietar y se calcula el momento de inercia total Ig y el 
momento de agrietamiento Mcr para la regi·n de momento negativo, considerando solamente el rect§ngulo 
achurado mostrado en la Figura 6.10.

y = (32 plg
2 plg ) = 16 plg

Ig = ( 1
12)(12 plg )(32 plg )3 = 32 768 plg4

Mcr =
(7.5) 3 000 lb/plg2

�

)(32 768 plg4)

16 plg
= 841 302 plg-lb = 70.1 pie-klb

Figura 6.9 Eje centroidal de la secci·n agrietada del Ejemplo 6.2.

6 #8 (4.71 plg2)

12"

x � 5.65"

60"

28"
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Ig =
( 60 plg)(5 plg)3

12
+ (60 plg)(5 plg) 10 .81 plg. �

5 plg.
2

2

+
( 12 plg)(27 plg)3

12

+ (12 plg)(27 plg ) 21 .19 plg �
27 plg

2

2

= 60 ,185 plg 4

Mcr =
(7.5)( 3000 lb/plg2 )(60 ,185 plg 4)

21 .19 plg
= 1,166 ,754 plg -lb = 97 .2 pies-klb
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32"

12"

y�

El código no requiere que el proyectista ignore los patines en tensión para este cÆlculo. Los autores usaron este 
m®todo para ser conservadores. Si se consideran los patines en tensi·n, entonces el momento de agrietamiento se 
calcula a partir de la secci·n en la Figura 6.8. El valor de ( y ) se toma con respecto a la parte superior de la Secci·n 
(10.81 plg), porque la parte superior est§ en tensi·n para el momento negativo, por tanto:

Mcr =
7.5 3 000 (lb/plg2

�

60 185 plg4)

10.81 plg
= 2 287 096 plg-lb = 190.6 pie-klb

Si se usara este valor m§s grande para Mcr en el paso 3 debajo, el valor de Ie ser²a 33 400 plg4.

2.  Se localiza el eje centroidal para la secci·n agrietada y se calcula el momento de inercia transformado Itr 
para la regi·n de momento negativo (Figura 6.11). Para este tipo de c§lculo, v®ase el Ejemplo 2.7. Ensegui-
da, los valores de x e Icr se obtuvieron mediante la transformaci·n del acero de compresi·n usando 2n. En 
este caso, probablemente sea mejor usar n en su lugar. La raz·n para usar 2n, como se estudió anteriormente 
en el Ejemplo 2.7, es tomar en cuenta el þujo del concreto. Sin embargo, como los efectos a largo plazo se 
consideran seg¼n el factor de þuencia en los c§lculos de las deþexiones, ser²a redundante usar 2n.

x = 10.43��

Icr = 24 147 plg4

Figura 6.10 Centroide de la secci·n sin agrietar para el momento negativo en el Ejemplo 6.2. 

Figura 6.11 Eje centroidal de la secci·n agrietada para el momento negativo en el Ejemplo 6.2.

2 1
2

28"

3 #8, 3 #10

3 #8

12"

"

4"

centro de gravedad 
del acero superior

(2.35 plg2)

x � 10.43"
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3. Se calcula el momento de inercia efectivo en la regi·n de momento negativo.

Ma = 300 pie-klb

Ie =
70.1 pie-klb
300 pie-klb

3

(32 768 plg4)+ 1
70.1 pie-klb
300 pie-klb

3

24 147 plg4 = 24 257 plg4

Deþexi·n instant§nea

El Ie que debe usarse se obtiene promediando el Ie en la secci·n de momento positivo, con el promedio de Ie calcu-
lado en las secciones de momento negativo en los extremos del claro:

promedioIe =
1
2

24 257 plg4 + 24 257 plg4

2
+ 34 412 plg4 = 29 334 plg4

Ec = 57 000 3 000
�

= 3.122 106 2lb/plg

Usando la ecuaci·n de la Figura 6.2b) y usando solamente cargas vivas para calcular deþexiones,

dL =
wLl4

384EcIe
=

(2.5 klb-pie)(30 pie)4

(384)(3 122 ksi)(29 334 plg4)
(1 728 plg3/pie3) = 0.10 plg

En este caso, los autores usaron un m®todo aproximado para calcular �L. En lugar de la ecuación complicada ( �L = 
�D + L � �D) que usamos anteriormente en el Ejemplo 6.1c), simplemente usamos wL como la carga en la ecuación 
anterior y promediamos a Ie. Esta aproximaci·n ignora la diferencia entre la Ie para carga muerta comparada con Ie 
para carga muerta y carga viva. Este m®todo da una mayor deþexi·n, de tal manera que es conservadora. Muchos 
proyectistas tienen aproximaciones conservadoras que prueban primero en muchos c§lculos de ingenier²a. Si fun-
cionan, no hay necesidad de desarrollar las mÆs complicadas.

Hemos visto que para claros continuos, el C·digo del ACI 318 (Secci·n 24.2.3.6) permite un promedio 
de los valores Ie en las secciones de momento cr²tico positivo y negativo. El Comentario ACI (R24.2.3.7) 
estipula que, para c§lculos aproximados de deþexiones en miembros prism§ticos continuos, es satisfac-
torio usar las propiedades de la secci·n en medio del claro para claros simples y continuos, as² como las 
del empotramiento para vigas en voladizo. Esto se debe a que estas propiedades, que incluyen el efecto 
del agrietamiento, tienen la m§xima inþuencia en las deþexiones.

El Comit® 435 del ACI ha mostrado que pueden obtenerse mejores resultados para las deþexiones 
en miembros continuos si se usa un Ie que d® mayor peso a los valores en el centro del claro.7 El comitØ 
sugiere el uso de las siguientes expresiones, en las cuales Iem, Ie1 e Ie2 son los momentos de inercia efec-
tivos calculados en el centro del claro y en los dos extremos del claro, respectivamente.

Vigas con dos extremos continuos

Ie promedio � 0.70Iem � 0.15�Ie1 � Ie2�

Vigas con un extremo continuo

Ie promedio � 0.85Iem � 0.15�Iextremo continuo�

Para la viga del Ejemplo 6.2 con sus dos extremos continuos, el momento de inercia efectivo es

Ie promedio � �0.70��34 412 plg4� � �0.15��24 257 plg4 � 24 257 plg4�

� � 31 365 plg4

6.8 Deþexiones en vigas continuas 171

7Comit® 435 del ACI, 1978, ñProposed Revisions by Committee 435 to ACI Building Code and Commentary Provisions on 
Deþectionsò, Journal ACI, 75(6), p§gs. 229-238.
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Figura 6.12 Algunos tipos 
de grietas en miembros de 
concreto.

torsión

d ) Grietas por torsi·n e) Grietas de adherencia

a) Grietas de þexi·n

Grietas por cortante-þexi·n

Grietas de 
þexi·n

b) Grietas por cortante en el alma c) Grietas por cortante-þexi·n

6.9 TIPOS DE GRIETAS

En esta secci·n se presentan algunos comentarios introductorios respecto a los diversos tipos de grietas 
que ocurren en las vigas de concreto reforzado. El resto de este cap²tulo tendr§ que ver con los anchos 
estimados de las grietas de þexi·n y la separaci·n m§xima recomendada de las varillas de þexi·n para 
controlar las grietas.

Las grietas de þexi·n son grietas verticales que se extienden desde los lados de tensi·n de las vigas 
hasta la regi·n de sus ejes neutros, ®stas se ilustran en la Figura 6.12a). Si las vigas tienen almas muy 
altas (m§s de 3 o 4 pies), las grietas tendr§n muy poca separaci·n, algunas se juntar§n y otras desapare-
cer§n por arriba del refuerzo. Estas grietas pueden ser m§s anchas hacia el medio peralte de la viga que 
en la parte inferior.

Las grietas inclinadas debido al esfuerzo cortante pueden desarrollarse en las almas de las vigas 
de concreto reforzado, ya sea como grietas independientes o como extensiones de grietas de þexi·n. 
Ocasionalmente, las grietas inclinadas se desarrollar§n independientemente en una viga, aun cuando no 
aparezcan grietas de þexi·n pr·ximas. Estas grietas, llamadas grietas por cortante en el alma y que se 
ilustran en la Figura 6.12b), algunas veces ocurren en las almas de secciones presforzadas, en particular 
en aquellas con patines anchos y almas delgadas.

El tipo usual de grietas inclinadas por cortante son las grietas por cortante-þexi·n, que se ilustran 
en la ýgura 6.12c). Com¼nmente se desarrollan tanto en vigas presforzadas como en vigas sin presforzar.

Las grietas de torsión , ilustradas en la Figura 6.12d), son muy similares a las grietas de cortante, 
excepto que describen trayectorias espirales alrededor de la viga. Si un miembro de concreto simple est§ 
sometido a torsi·n pura, se agrietar§ y fallar§ a lo largo de l²neas espirales a 45Á, debido a la tensi·n 
diagonal correspondiente a los esfuerzos de torsi·n. Puede lograrse una comprobaci·n muy efectiva 
de este tipo de falla torciendo con los dedos un pedazo de tiza hasta que se rompa. Aunque los esfuerzos de 
torsi·n son muy similares a los esfuerzos cortantes, los de torsi·n se presentan en todas las caras de un 
miembro. Como consecuencia, ®stos se suman a los esfuerzos cortantes en un lado de la viga y se restan 
de los del otro.

Algunas veces, los esfuerzos de adherencia entre el concreto y el refuerzo conducen a hendimientos 
a lo largo de las varillas, como se muestra en la Figura 6.12e). 

Por supuesto, hay otros tipos de grietas que no se ilustran aqu². Los miembros cargados en tensi·n 
axial formar§n grietas transversales a lo largo de todas las secciones transversales. Las grietas tambi®n 
pueden ocurrir en los miembros de concreto debido a la contracción, al cambio de temperatura, a los 
asentamientos, etc. Existe bastante informaci·n relativa al desarrollo de las grietas.8

8Wight, J. K. y MacGregor, J.G., 2011, Reinforced Concrete Mechanics and Design, 6a. ed. (Upper Saddle River, NJ: Prentice-
Hall), p§gs. 434-442.
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6.10 CONTROL DE LAS GRIETAS POR FLEXIÓN

Las grietas se presentan en las estructuras de concreto reforzado debido a la baja resistencia a la tensi·n 
del concreto. En los miembros con bajos esfuerzos en el acero bajo cargas de servicio, las grietas pueden 
ser muy peque¶as y de hecho no ser§n visibles excepto mediante una cuidadosa inspecci·n. Tales grie-
tas, llamadas microgrietas, se inician generalmente por los esfuerzos de þexi·n.

Cuando los esfuerzos en el acero son altos bajo carga de servicio, en particular cuando se usan 
aceros de alta resistencia, se formar§n grietas visibles. Estas grietas deben limitarse a ciertos tama¶os 
m§ximos, de modo que no se da¶e la apariencia de la estructura y que no se haga presente la corrosi·n 
en las varillas de refuerzo. Con el uso de varillas de alta resistencia y el m®todo de dise¶o por resistencia, 
el control de las grietas se ha convertido en un aspecto muy importante del dise¶o. Como los esfuerzos 
de þuencia de las varillas de refuerzo en uso general se han incrementado de 40 klb/plg2 a 60 klb/plg2 
e incluso a valores mayores, es bastante natural que los proyectistas especiýquen aproximadamente el 
mismo tama¶o de las varillas a las que est§n acostumbrados, s·lo que en menor n¼mero. El resultado ha 
sido un agrietamiento m§s severo de los miembros.

Aunque las grietas no pueden eliminarse, se pueden limitar a tamaæos aceptables mediante la distri-
buci·n del refuerzo. En otras palabras, se tendr§n grietas m§s peque¶as si se usan varias varillas peque-
¶as con espaciamientos moderados, en vez de unas cuantas varillas grandes con grandes separaciones. 
Tal manera de proceder conduce usualmente a resultados satisfactorios en el control de las grietas, inclu-
so para varillas de los Grados 60 y 75. Una excelente regla emp²rica relativa al agrietamiento es ñno use 
una separaci·n entre varillas mayor que aproximadamente 9 plgò.

Los anchos m§ximos de grietas que se consideran aceptables var²an de aproximadamente 0.004 a 
0.016 plg, dependiendo de la ubicaci·n del miembro en cuesti·n, del tipo de estructura, de la textura 
superýcial del concreto, de la iluminaci·n y de otros factores. Se pueden requerir valores algo m§s 
peque¶os en los miembros expuestos a ambientes muy agresivos, tales como productos qu²micos anti-
congelantes y rociado de agua salada de mar.

En un reporte sobre agrietamiento9 del Comit® 224 del ACI, se present· un conjunto de anchos 
m§ximos aproximados permisibles de grietas para miembros de concreto reforzado sometidos a diferen-
tes condiciones de exposici·n. Estos valores est§n resumidos en la Tabla 6.3.

No se dispone de datos deýnitivos en lo que se reýere a los tama¶os de grietas por encima de las cua-
les la corrosi·n en las varillas resulta particularmente grave. De hecho, las pruebas parecen indicar que la 
calidad del concreto, el espesor del recubrimiento, la cantidad de vibrado del concreto y otras variables 
pueden ser m§s importantes que el tama¶o de las grietas en lo que se reýere a la corrosi·n. 

Los resultados de las pruebas de laboratorio en las vigas de concreto reforzado para determinar las 
dimensiones de las grietas son variables. En las dimensiones inþuyen mucho la contracci·n y otros fac-
tores temporales. El propósito de los cÆlculos de control de grietas no es realmente limitar su tamaæo a 
ciertos valores m§ximos r²gidos, sino m§s bien utilizar los detalles razonables de las varillas, bas§ndose 
en las experiencias de campo y de laboratorio, para poder controlar las grietas dentro de ciertos l²mites 
razonables.

9Comit® 224 R-01 del ACI, 2002, ñControl of Cracking in Concrete Structuresò, Journal ACI, 69(12), Tabla 4.1.

Tabla 6.3 Guía de los anchos permisibles de grietas, concreto reforzado 
bajo cargas de servicio

Anchos permisibles de grietas

(mm)(plg)Condición de exposició n

14.0610.0Aire seco
03.0210.0Aire hœmedo, suelo
81.0700.0Productos químicos descongelantes

Agua de mar y aspersión de agua de mar 0.006 0.15
Uso en estructuras que retienen agua 0.004 0.10

Fuente: Reproducido con autorizaci·n del American Concrete Institute.

6.10 Control de las grietas por þexi·n 173
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Torre Lake Point, Chicago, Illinois.
(Cortes²a de Portland Cement Association.)

La siguiente ecuaci·n se desarroll· con objeto de estimar los anchos m§ximos de las grietas que 
se presentan en las caras de tensi·n de miembros sometidos a la þexi·n.10 Es meramente una ecuación 
simpliýcada que s·lo toma en cuenta algunas de las muchas variables que inþuyen en el tama¶o de las 
grietas.

w = 0.076bh fs ���dcA3
�

en donde

w = ancho estimado de la grieta en milØsimas de pulgada

�h =  relaci·n de la distancia al eje neutro desde la ýbra extrema a tensi·n del concreto a la distancia 
del eje neutro al centroide del acero de tensi·n (valores por determinar por el m®todo de los 
esfuerzos de trabajo)

fs =  esfuerzo en el acero, en klb/plg2 bajo carga de servicio (el proyectista puede usar 0.6fy en es-
tructuras normales)

dc =  recubrimiento de la varilla situada m§s al exterior, medido desde la ýbra extrema de tensi·n 
al centro de la varilla o alambre m§s pr·ximos (Para un racimo de varillas, dc se mide al cen-
troide del racimo.)

A =  §rea efectiva a tensi·n del concreto alrededor del refuerzo principal (teniendo el mismo cen-
troide que el del refuerzo) dividida entre el n¼mero de varillas

10Gergely, P. y Lutz, L.A., 1968, ñMaximum Crack Width in Reinforced Flexural Membersò, Causes, Mechanisms and Control 
of Cracking in Concrete, SP-20 (Detroit: American Concrete Institute), p§gs. 87-117.
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A esta expresi·n se le llama ecuaci·n de Gergely-Lutz, en honor de quienes la desarrollaron. Al apli-
carla a vigas, generalmente se obtienen resultados razonables, si �h se toma igual a 1.20. Sin embargo, 
para losas delgadas en una direcci·n, se obtienen valores m§s realistas, si �h se toma igual a 1.35.

El n¼mero de varillas de refuerzo presentes en un miembro particular afecta decididamente el valor 
de A por usarse en la ecuaci·n, as² como el ancho calculado de la grieta. Si se usan varillas cada vez m§s 
peque¶as para proporcionar el §rea necesaria, el valor de A ser§ menor, as² como los anchos estimados 
de las grietas.

Si todas las varillas en un grupo particular no son del mismo tama¶o, su n¼mero (por usarse en la 
ecuaci·n) debe considerarse igual al §rea total de acero de refuerzo en el grupo dividida por el §rea de la 
varilla de mayor tama¶o usada.

El Ejemplo 6.3 ilustra la determinaci·n de los anchos estimados de las grietas que ocurren en una 
viga rectangular reforzada en tensi·n.

EJEMPLO 6.3

Suponiendo �h = 1.20 y fy = 60 klb/plg2, calcular el ancho estimado de las grietas de þexi·n que se presentar§n en la 
viga de la Figura 6.13. Si la viga va a estar expuesta a aire h¼medo, àes satisfactorio este ancho en comparaci·n con 
los valores dados en la Tabla 6.3 de este cap²tulo? Si las grietas resultan muy anchas, revise el dise¶o del refuerzo y 
recalcule el ancho de las grietas. 

Solución  

Sustituyendo en la ecuaci·n de Gergely-Lutz

Figura 6.13 Propiedades de la viga del Ejemplo 6.3.

3 #11

16"

24"
27"

3"

30’

L � 1.5 klb/pie
D � 1 klb/pie (incluyendo el peso de la viga)

El Ærea sombreada es 
el concreto que tiene el 
mismo centroide que 
el acero de refuerzo.

6.10 Control de las grietas por þexi·n 175

3

w = (0.076 )(1.20)(0.6 × 60 ksi )
3

( 3 plg )(32 plg2)

=
15 .03 plg

1000
= 0.015 plg > 0.012 plg No sirve

d c =3 plg

A =
( 6 plg )(16 plg )

3
= 32 plg2
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Reemplace las 3 varillas del #11 (4.68 plg2) con cinco varillas del #9 (5.00 plg2).

Intente con 6 varillas del #8 (4.71 plg2).

Use 6 varillas del #8.

Si los miembros de concreto reforzado se prueban en condiciones cuidadosamente controladas en un 
laboratorio y se miden las grietas para ciertas cargas, se tendr§ una variaci·n considerable en los tama¶os de 
las grietas. Consecuentemente, los c§lculos de los anchos de las grietas descritos en este cap²tulo s·lo deber§n 
usarse para ayudar al proyectista a seleccionar buenos detalles para las varillas de refuerzo. Es evidente que 
los c§lculos no son lo suýcientemente precisos para una comparaci·n con los tama¶os de las grietas en campo.

El esfuerzo de adherencia entre el concreto y el acero de refuerzo afecta decididamente los tama¶os 
y los espaciamientos de las grietas en el concreto. Cuando se usan varillas en racimo, hay sensiblemente 
menos contacto entre el concreto y el acero, en comparaci·n con los casos donde las varillas se colocan 
separadamente unas de otras. Para estimar con ®xito los anchos de las grietas con la ecuaci·n de Gergely- 
Lutz cuando se usan varillas en racimo, hay que tener en cuenta esta superýcie de contacto reducida.11

Cuando se tienen varillas en racimo, algunos proyectistas usan un procedimiento muy conservador: 
calcular el valor de A. Para este c§lculo, ellos suponen que cada racimo es una varilla que tiene un §rea 
igual al §rea total de las varillas en ese racimo. Ciertamente, las propiedades de adherencia de un grupo 
de varillas en racimo son mejores que las de una sola ñvarilla equivalenteò grande.

Debe darse atenci·n especial al control de grietas en vigas doblemente reforzadas, donde es com¼n 
usar n¼meros peque¶os de varillas de tensi·n de di§metro grande. El c§lculo de anchos de grietas para 
tales vigas puede dar como resultado valores m§s bien grandes, por lo cual se requerir§ el uso de un 
mayor n¼mero de varillas peque¶as con poco espaciamiento entre ellas.

En la Secci·n 24.3.4 del C·digo ACI 318 se dan reglas especiales para los espaciamientos del 
refuerzo, para ayudar a controlar la cantidad de agrietamiento en vigas T cuyos patines est®n en tensi·n.

6.11 NORMAS DEL CÓDIGO ACI RELATIVAS A GRIETAS

En la Secci·n 24.3.2 del C·digo ACI 318, se requiere que el refuerzo de tensi·n por þexi·n est® bien 
distribuido dentro de las zonas de tensi·n m§xima, de manera que la separaci·n centro a centro de las 
varillas corrugadas y del alambr·n m§s cercanos a una superýcie de tensi·n no sea mayor que el valor 
calculado con la siguiente expresi·n:

 s = (15)
40 000

fs
2.5cc 12)

40 000
fs

 (Tabla 24.3.2 del c·digo ACI)

En esta expresi·n, fs es el esfuerzo de tensi·n calculado bajo carga de trabajo. Puede calcularse 
como se muestra en los Ejemplos 2.3 a 2.7, o simplemente puede tomarse igual a 2/3 fy. El tØrmino cc 
representa la distancia m²nima de la superýcie del refuerzo corrugado a la cara en tensi·n del concreto, 
en pulgadas. 

11Nawy, E G., 2009, Reinforced Concrete: A Fundamental Approach, 6a. ed. (Upper Saddle River, NJ: Prentice Hall), p§gs. 307-309.

A =
( 6 plg )(16 plg )

5
= 19 .2 plg 2

w = (0.076 )(1.20)(0.6 × 60 ksi )
3

( 3 plg )(19 .2 plg 2)

=
12 .68 plg

1000
= 0.0127 plg > 0.012 plg No sirve

3
( 3 plg )(16 plg 2)

A =
( 6 plg )(16 plg)

6
= 16 plg 2

w = (0.076 )(1.20)(0.6 × 60 ksi )

=
11 .93 plg

1000
= 0.0119 plg < 0.012 plg OK
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Para vigas con acero de refuerzo Grado 60 y con 2 plg de recubrimiento libre, la separaci·n m§xima 
entre varillas permitida por el c·digo es:

Se requerir²a un espaciamiento de las varillas no mayor que 10.0 plg. Este l²mite puede controlar 
el espaciamiento de las varillas en losas de una sola direcci·n, pero probablemente no controle el 
espaciamiento de las varillas en la viga.

La ecuaci·n del ACI para la separaci·n entre varillas que se usa en este c§lculo es aplicable a varillas 
corrugadas y losas en una direcci·n. En el caso del refuerzo presforzado adherido, la separaci·n m§xima 
calculada se reduce, en cuyo caso se usa una combinaci·n de varillas corrugadas o alambr·n y tendones 
presforzados adheridos; luego, la separaci·n calculada se reduce por 1/6.

La ecuaci·n del ACI para separaci·n m§xima puede no ser suýciente para situaciones en las cuales 
las losas y vigas est®n sujetas a fatiga, se dise¶en para ser impermeables al agua o est®n expuestas a un 
ambiente corrosivo. Debe darse atenci·n especial a tales situaciones. Es probablemente correcto usar la 
ecuaci·n de Gergely-Lutz y un conjunto de anchos m§ximos de grietas como los de la Tabla 6.3 para 
tales situaciones.

El efecto de las grietas y sus anchos sobre la corrosi·n del refuerzo no est§ a¼n claramente com-
prendido. No parece haber una relación directa entre ancho de grietas y la corrosión, por lo menos bajo 
los esfuerzos del refuerzo que ocurren cuando los miembros est§n sometidos a cargas de servicio. As², 
el C·digo del ACI ya no distingue entre exposici·n interior y exterior, como lo hac²a antes. La inves-
tigaci·n actual parece indicar que la corrosi·n total que ocurre en el refuerzo es independiente de los 
anchos de las grietas. Sin embargo, es cierto que el tiempo requerido para que empiece a manifestarse 
la corrosi·n en el refuerzo de las varillas est§ inversamente relacionado con los anchos de las grietas.

Al usar la ecuaci·n del ancho de grieta de Gergely-Lutz en unidades SI, se transforma en  
w � 0.0113�h fs ���dcA3

�

, con los anchos resultantes de grieta en mm.
Se da aqu² la versi·n SI del C·digo ACI para la separaci·n m§xima entre varillas a tensi·n, desde el 
punto de vista del ancho de las grietas. Para usar esta expresi·n correctamente, s y cc deben usarse en 
mm y fs debe estar en MPa.

s = (380)
280
fs

2.5cc 300)
280
fs

6.12 EJEMPLO CON UNIDADES SI

EJEMPLO 6.4

àLa separaci·n de las varillas mostradas en la Figura 6.14 est§ dentro de los requisitos del C·digo ACI, desde el 
punto de vista del agrietamiento si fy = 420 MPa?

Solución

6.12 Ejemplo con unidades SI 177

s = (15)
40 000

0.667 × 60 000 lb/plg 2
� (2.5)(2 plg ) = 10.0 plg < (12)

40 000
0.667 × 60 000 ib/plg 2

= 12.0 plg

Para fy = 420 MPa y c c = 75 mm �
28 .7 mm

2
= 60 .65 mm

s = ( 380 )
280

0.667 × 420 MPa
� ( 2.5)(60 .65 mm )

= 228 mm < (300 )
280

0.667 × 420 MPa
= 300 mm
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Como la separaci·n real de las varillas de 75 mm es menor que 228 mm, esta separaci·n es aceptable.
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6.13 GRIETAS DIVERSAS

El proyectista principiante aprender§ que es aconsejable incluir unas cuantas varillas de refuerzo en cier-
tos lugares en algunas estructuras, aun cuando parezca no haber una necesidad te·rica para ellas. En ciertos 
lugares de algunas estructuras (como en contrafuertes, muros de contenci·n, muros de ediýcios cerca de 
aberturas, etc.), aparecer§n grietas. Estas grietas pueden provenir del movimiento diferencial causado 
por el þujo del concreto y por el movimiento de contracci·n y de temperatura. El joven dise¶ador debe 
tratar de aprender de tales situaciones de gente m§s experimentada. As² resultar§n mejores estructuras.

6.14 EJEMPLOS CON COMPUTADORA

EJEMPLO 6.5

Repetir el Ejemplo 6.1 usando la hoja de c§lculo de Excel en el Cap²tulo 6.

Figura 6.14 Secci·n transversal de la 
viga del Ejemplo 6.4.

b = plg

d = plg

h = plg

As = plg2

plg

As
�

�

=

d =

plg2

fc�= klb/plg2

fy = klb/plg2

gc = lb/pie3

l =

12

17

20

3.00

2.5

0.00

3

60

145

1

Calculadora de deþexi·n para vigas rectangulares con soportes simples, uniformemente cargadas

contin¼a...
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%

j = (de la tabla 6.2 o de la figura 6.4)

claro

wD =

wsw =

wL =

=

kd =

� = pie

Deflexión límite (denominador de la tabla 6.1)

sustentado de carga viva%

Ec = klb/plg2

n = Es/Ec 9

r =

nr =

k =

x = plg

Icr = plg4

Ig = plg4

fr = lb/plg2

Mcr = klb-pie

libra por 
pie lineal
libra por 
pie lineal

libra por 
pie lineal

2.0

750

250

700

20

180

30

3156

9.189

0.01447

0.1324

0.3989

6.781

4 067

8 000

419.8

27.39

Carga muerta + carga 
viva totales

Ma,D + L = klb-pie

(Mcr /Ma,D+L)
3 =

Ie =
Mcr

Ma

3
Ig + 1 Mcr

Ma

3
Icr = plg4

dD+L = plg

Carga muerta solamente

Ma,D = klb-pie

(Mcr/Ma,D)3

Ie = plg4

dD = plg

Carga viva solamente

dL = dD+L dD = plg

85.00

0.0334

4198.3

0.462

50.00

0.164

4713

0.242

0.220

6.14 Ejemplos con computadora 179

contin¼a...

(continuación )
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d inicial a partir de D + %L

Ma,D+%L =

(Mcr/Ma,D+%L)
3

Ie = plg4

dD + %L = plg

d inicial solamente a partir 
de %L

d%L = (dD + d%L dD = plg

d a largo plazo para D + L 
permanente a largo plazo

r� =

l� = j/(1 + r�)

dLT = dL +l�dD +l�d%L = plg

d límite = plg

La deflexión cumple con la tabla 6.1

��
� ��1 �

60.50

0.0928

4431.6

0.311

0.069

0

2.00

2

0.843

1.3333333

PROBLEMAS

Problema 6.1 ¿Qu® factores hacen dif²cil estimar exactamente la 
magnitud de las deþexiones en miembros de concreto reforzado?

Problema 6.2 àPor qu® las deþexiones en miembros de concreto 
aumentan con el paso del tiempo?

Problema 6.3 àC·mo pueden limitarse las deþexiones en vigas 
de concreto?

Problema 6.4 àPor qu® es necesario limitar el ancho de las grietas 
en miembros de concreto reforzado? àC·mo puede hacerse esto?

Deþexiones

En los Problemas 6.5 a 6.10, calcular las deþexiones instant§neas para las cargas muertas y vivas mostradas. Use fy = 60 000 lb/plg2,  
fc = 4 000 lb/plg2 y n = 8. Los pesos de las vigas est§n incluidos en los valores de wD.

Problema 6.5 (Resp. 0.343 plg.)

3 #10

14’

34"

3"

20"

31"

wD � 2 klb/pie

wL � 1.5 klb/pie

(continuación )
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Problema 6.6

6 #11

18’

16"

32"

"

"

4

27

1

1

2

2

wD � 2 klb/pie

PL � 20 klb

Problema 6.7 (Resp. 1.14 plg.)
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Problema 6.8
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Problema 6.9 (Resp. 1.54 plg.)
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Problema 6.10 Repetir el Problema 6.8 con una carga viva con-
centrada adicional de 25 klb en el centro del claro. 
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En los Problemas 6.11 y 6.12, calcule las deþexiones instant§neas y las deþexiones a largo plazo despu®s de 4 a¶os, suponiendo que 30% 
de las cargas vivas se aplican continuamente durante 48 meses. fy = 60 000 lb/plg2; f �c = 4000 lb/plg2, n = 8.

Problema 6.11 (Resp. � instantÆnea para wD + wL total = 0.610 plg, � a largo plazo = 1.043 plg.)
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Problema 6.12
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Problema 6.13 Repetir el Problema 6.12 sin las dos varillas de 
compresi·n del #9 de la parte superior. (Resp. � instantÆnea para D 
+ L total = 1.47 plg:, � a largo plazo = 2.66 plg.)

Problema 6.14 Repetir el Problema 6.12 usando concreto aligera-
do con arena (�c = 125 lb/pie3).

Problema 6.15 Usando la hoja de c§lculo de Excel del Cap²tulo 
6, repetir el Problema 6.12 usando concreto ligero (�c = 100 lb/ 
pie3). (Resp. � instantÆnea para wD + wL total = 1.50 plg, � a largo 
plazo = 2.24 plg.)

Ancho de grietas

Problema 6.16 Seleccionar una secci·n rectangular de viga para 
el claro y las cargas dados en la ýgura acompa¶ante. Use r = ‰ rb, 
varillas del #9, f �c  = 3 000 lb/plg2 y fy = 60 000 lb/plg2. Calcular 
los anchos de grietas m§ximos estimados usando la ecuaci·n de 
Gergely-Lutz. àSon menores que el valor m§ximo sugerido en la 
Tabla 6.3 para aire seco?

���
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�������
�	��

En los Problemas 6.17 y 6.18 estime los anchos m§ximos de grie-
tas usando la ecuaci·n de Gergely-Lutz. Compare los resultados 
con los valores m§ximos sugeridos dados en la Tabla 6.3. Suponga 
fy = 60 klb/ plg2 y �h = 1.20. Calcule tambi®n las separaciones 
m§ximas permisibles entre varillas seg¼n la Tabla 24.3.2 del ACI 
(la ecuaci·n de separaci·n m§xima, s, en la Secci·n 6.11). Supon-
ga condiciones de aire h¼medo.

Problema 6.17 (Resp. 0.016 plg > 0.012 plg; separaci·n m§xima 
del ACI = 9.09 plg.)

3 #10

14"

30"
27"

3" 2@4" 
= 8"

3" 3"
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Problema 6.21 (Resp. 0.0165 > 0.016 plg; 6.59 plg.)

2 #9

3 #10

12"

24"

2"
2"

22"

4"

30"

3" 6" 3"

Problema 6.22 En la losa en una direcci·n mostrada, àcu§l es la 
separaci·n m§xima permisible para varillas del #5 que satisface 
los requisitos de agrietamiento del C·digo ACI? fy = 60 000 lb/
plg2.

� � �
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Problema 6.18

6 #9

12"

24"
18"

3"

3"

3" 3" 3" 3"

Para los Problemas 6.19 a 6.21, responder las mismas preguntas 
que en los Problemas 6.17 y 6.18, pero suponga una exposici·n 
al interior.

Problema 6.19 (Resp. 0.0129 plg < 0.016 plg; separaci·n m§xima 
del ACI =9.26 plg.)

6 #11

15"

22"
16"

3@3" = 9"

3"

3"

3" 3"

Problema 6.20

5 #9

12"

52"

4"

22"

3"

3"

32"

3" 3" 3" 3"

parte inferior en tensión 

Problemas en unidades SI

En los Problemas 6.23 a 6.25 calcule las deþexiones instant§neas. Use concreto de peso normal con f �c  = 28 Mpa y fy = 420 Mpa. 

Suponga que los valores de wD mostrados incluyen los pesos de las vigas. Es = 200 000 MPa.
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Problema 6.23 (Resp. 9.93 mm.)

Problema 6.24

Problema 6.25 (Resp. 10.22 mm.)
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En los Problemas 6.26 y 6.27, àestas vigas satisfacen los 
requisitos de separaci·n m§xima del C·digo ACI si fy = 420 
MPa?

Problema 6.26 La viga del Problema 6.24.

Problema 6.27 La viga del Problema 6.25 (s = 253 mm).

Problema 6.28 Resolver el Problema 6.11 usando la hoja 
de c§lculo de Excel en el Cap²tulo 6.



7.1 CORTE Y DOBLADO DE LAS VARILLAS (BARRAS) DE REFUERZO

Las vigas diseæadas hasta ahora se seleccionaron con base en los momentos mÆximos. Estos momentos 
se han presentado en o cerca del centro del claro para los momentos positivos y en las caras de los apo-
yos para los momentos negativos. En otros puntos de las vigas, los momentos fueron menores. Aunque 
es posible variar los peraltes de las vigas en cierta proporci·n a los momentos þexionantes, normalmen-
te es mÆs económico usar secciones prismÆticas y reducir o cortar algo de las varillas de refuerzo donde 
los momentos þexionantes son lo suýcientemente peque¶os. El acero de refuerzo es bastante caro y 
cortarlo donde es posible hacerlo puede reducir en forma apreciable los costos.

Si el momento þexionante disminuye a 50% de su m§ximo, aproximadamente 50% de las varillas 
puede cortarse o quizÆ doblarse hacia arriba o hacia abajo hasta la otra cara de la viga, para hacerlas 
continuas con el refuerzo en la otra cara. En este anÆlisis, se considera la viga simplemente apoyada con 
carga uniforme de la Figura 7.1. Esta viga tiene seis varillas y se quieren cortar dos de ellas cuando el 
momento decrece un tercio y dos varillas mÆs cuando el momento disminuye otro tercio. En este anÆli-
sis, el momento mÆximo se divide en tres partes iguales por medio de las líneas horizontales mostradas. 
Si el diagrama de momentos se dibuja a escala, es satisfactorio un m®todo gr§ýco para encontrar los 
puntos teóricos de corte.

Capítulo 7

Adherencia, longitudes de desarrollo 
y empalmes

wu k/ft

2

Las  primeras 2 barras
cortadas necesitan ser 
de esta longitud = 2x1

Las  segundas 2 barras
cortadas necesitan ser
de esta longitud = 2x2

�

�

Figura 7.1 Ubicaciones teóricas de corte para una viga de un solo claro.
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Para el diagrama parabólico de momentos de la Figura 7.1, se pueden escribir las siguientes expre -
siones y despejar las longitudes de las varillas x1 y x2  mostradas en la ýgura:

x 2
1

(�/2)2 =
2
6

x 2
2

(�/2)2 =
4
6

Para diagramas de momentos de forma diferente, tendrÆn que escribirse otras expresiones matemÆ-
ticas o bien usar un m®todo gr§ýco. 

En realidad, la capacidad por momento ¼ltimo de dise¶o:

fMn = fAs fy d
a
2

no varía exactamente en proporción con el Ærea de las varillas de refuerzo, como se ilustra en el Ejemplo 
7.1, debido a variaciones en la altura del bloque de compresión conforme cambia el Ærea de acero. Sin 
embargo, el cambio es tan pequeæo, que para todos los propósitos prÆcticos, la capacidad por momento 
de una viga puede suponerse directamente proporcional al Ærea de acero.

Se mostrarÆ en este capítulo que las capacidades por momento, calculadas como se ilustra en este 
problema de ejemplo, tendr§n que reducirse si no son provistas las suýcientes longitudes m§s all§ de los 
puntos teóricos de corte para que las varillas desarrollen sus esfuerzos plenos.

EJEMPLO 7.1

Para la viga con carga uniforme simplemente apoyada que se muestra en la Figura 7.2, determinar los puntos teóri -
cos de corte en cada extremo de la viga donde pueden cortarse dos varillas y luego determinar los puntos donde dos 
varillas mÆs pueden cortarse. f �c ��3 000 lb/plg2, fy  ��60 000 lb/plg2.

Solución

Cuando la viga tiene sólo cuatro varillas,

a =
As fy

0.85fc b
=

(4.00 plg2) (60 ksi )
(0.85) (3 ksi ) (18 plg)

= 5.23 plg

Mn = As fy d �
a
2

= (0.9) (4.00 plg2) (60 ksi ) 27 plg�
5.23 plg

2
= 5267 plg-k = 439 pie-k

 

Cuando el momento disminuye a 439 pie-klb, teóricamente pueden cortarse dos de las seis varillas.
Cuando la viga tiene sólo dos varillas,

a =
(2.00 plg2)(60 ksi)

(0.85)(3 ksi)(18 plg)
= 2.61 plg

fMn = (0.9)(2.00 plg2)(60 ksi) 27 plg
2.61 plg

2
= 2 775 plg-klb = 231 pie-klb

Cuando el momento disminuye a 231 pie-klb, teóricamente pueden cortarse dos varillas mÆs, con lo cual quedan 
dos varillas en la viga.

(Observe que � con 6 varillas = 6.00 plg2/ (18 plg) (27 plg) = 0.0123, que es menor que ��mÆx =0.0136 de la 
Tabla A.7 del ApØndice A, de modo que la viga es dœctil y f = 0.9. Tambi®n, esta � es ��mín de 200/60 000 lb/plg2 = 
0.00333.)
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El momento en cualquier sección de la viga a una distancia x del apoyo izquierdo es como sigue, haciendo 
referencia a la Figura 7.3:

M = 82.5x 5.5x)
x
2

De esta expresión se puede determinar la posición de los puntos en la viga donde el momento es 439 pie-klb y 
231 pie-klb. Los resultados se muestran en la Figura 7.4.
Comentario. Si se emplea el procedimiento aproximado (donde las varillas se cortan meramente con base en la 
proporci·n del n¼mero de varillas al momento m§ximo, como se ilustr· con las ecuaciones en la p§gina anterior), 
las primeras dos varillas tendrÆn longitudes iguales a 17.2 pies (en comparación con el valor teóricamente correcto 
de 16.16 pies) y las segundas dos varillas tendr§n longitudes iguales a 24.45 pies (en comparaci·n con el valor 
te·ricamente correcto de 23.75 pies). Entonces puede verse que el procedimiento aproximado conduce a resultados 
bastante razonables.

En esta sección se analizaron los puntos teóricos de corte. Como se verÆ en las secciones posteriores 
de este capítulo, las varillas deben prolongarse a distancias adicionales debido a las variaciones de los 
diagramas de momento, a los requisitos de anclaje de las varillas, etc. 

7.1 Corte y doblado de las varillas (barras) de refuerzo 187

Figura 7.2 Información dada para el Ejemplo 7.1.

30 pie

18 plg
3 plg

30 plg
27 plg

wu = 5.5 k/pie

plg2)

Figura 7.3 Reacciones de la viga.

Figura 7.4 Diagrama fMn para la viga en el Ejemplo 
7.1.
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7.2 ESFUERZOS DE ADHERENCIA

Una hipótesis bÆsica que se hace en el diseæo del concreto reforzado es que no debe existir ningœn desli-
zamiento de las varillas en relación con el concreto circundante. En otras palabras, el acero y el concreto 
deben aglomerarse o permanecer adheridos para que actœen como una unidad. Si no hay adherencia 
entre ambos materiales y si las varillas no estÆn ancladas en sus extremos, Østas se zafarÆn del concreto. 
Como consecuencia, la viga de concreto se comportarÆ como un miembro sin refuerzo y estarÆ sujeta a 
un colapso repentino tan pronto como el concreto se agriete. 

Es obvio que la magnitud de los esfuerzos de adherencia cambiarÆ en una viga de concreto refor-
zado conforme cambien los momentos þexionantes en la viga. Cuanto mayor sea la tasa de cambio del 
momento þexionante (que ocurre en las posiciones de alto esfuerzo cortante), mayor ser§ la tasa de 
cambio de las tensiones en las varillas, y por tanto, de los esfuerzos de adherencia.

Lo que acaso no es tan obvio es el hecho de que los esfuerzos de adherencia son tambiØn drÆstica-
mente afectados por el desarrollo de grietas de tensión en el concreto. En un punto donde se presente 
una grieta, toda la tensión longitudinal serÆ resistida por la varilla de refuerzo. A una distancia pequeæa 
a lo largo de la varilla, en un punto fuera de la grieta, la tensión longitudinal serÆ resistida tanto por la 
varilla como por el concreto no agrietado. En esta distancia pequeæa puede darse un cambio grande en 
la tensión de la varilla debido al hecho de que el concreto no agrietado ahora estÆ resistiendo la tensión. 
Así, el esfuerzo de adherencia en el concreto circundante, que era cero en la grieta, cambiarÆ drÆstica-
mente dentro de esta distancia pequeæa a medida que cambia la tensión en la varilla.

En el pasado era usual calcular los esfuerzos mÆximos teóricos de adherencia en puntos en los 
miembros y compararlos con ciertos valores permisibles obtenidos en pruebas. Sin embargo, actualmen-
te se enfoca el problema desde un punto de vista œltimo, donde la situación es algo diferente. Incluso 
si las varillas estÆn completamente separadas del concreto en tramos considerables de su longitud, la 
resistencia œltima de la viga no se verÆ afectada si las varillas estÆn ancladas en sus extremos de manera 
que no se puedan deslizar.

La adherencia de las varillas de refuerzo al concreto se debe a varios factores, incluyendo la adhe-
rencia química entre los dos materiales, la fricción debida a la rugosidad natural de las varillas y el apoyo 
en el concreto de las corrugaciones estrechamente espaciadas en las superýcies de las varillas. En el 
siguiente anÆlisis se considera la aplicación de la fuerza P a la varilla mostrada en la Figura 7.5.

Ediýcio de laboratorios de la Portland Cement Association, Skokie, Illinois.  
(Cortes²a de Portland Cement Association.)



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

Cuando primero se aplica la fuerza a la varilla, la resistencia al deslizamiento se debe a la adhesión 
entre la varilla y el concreto. Si se usaran varillas lisas, no se necesitaría mucha tensión en las varillas 
para romper esta adherencia, en particular la adyacente a una grieta en el concreto. Si esto ocurriera en 
una varilla lisa, sólo la fricción impediría el deslizamiento de la varilla. Se tiene tambiØn algo de efecto 
de Poisson debido a la tensión en las varillas. Al estar tensionadas, se reduce un poco su sección, lo 
cual hace que se deslicen mÆs fÆcilmente. Si usÆramos varillas lisas y rectas de refuerzo en las vigas, se 
tendría muy poca resistencia por adherencia y las vigas serían sólo ligeramente mÆs resistentes que si no 
tuviesen refuerzo. La introducción de la corrugación en las varillas fue para que, ademÆs de la adhesión 
y de la fricción, hubiera tambiØn una resistencia, debido al apoyo del concreto en las corrugaciones (o 
deformaciones) de las varillas, as² como tambi®n la llamada resistencia de fricci·n al cortante del con-
creto entre las corrugaciones.

Las varillas corrugadas se usan en casi todo tipo de trabajo. Sin embargo, las varillas lisas o las 
mallas de alambre lisas se usan algunas veces para el refuerzo transversal en los miembros a compre-
si·n (como los estribos o las espirales que se describen en el Cap²tulo 9), para miembros sometidos a 
torsi·n y para el refuerzo conýnado en empalmes (Secci·n 20.2.1.4 del C·digo ACI 318).

Como resultado de estos hechos, las varillas de refuerzo se fabrican con corrugaciones. La adheren-
cia qu²mica y la fricci·n entre las corrugaciones son insigniýcantes y la adherencia se debe primordial-
mente al apoyo sobre las costillas de la corrugación. Con base en pruebas, los patrones de agrietamiento 
en el concreto muestran que los esfuerzos de apoyo estÆn inclinados respecto al eje de las varillas entre 
45Áy 80Á aproximadamente (el §ngulo es afectado apreciablemente por la forma de las costillas).1

Como se muestra en la Figura 7.5, se desarrollan fuerzas iguales y opuestas entre las varillas de refuer-
zo y el concreto. Estas fuerzas internas se deben a la acción de cuæa de las costillas al apoyarse contra el 
concreto. Ocasionan esfuerzos de tensión en una porción cilíndrica de concreto alrededor de cada varilla. 
Es un efecto parecido al que se da en un tubo de concreto lleno de agua que presiona radialmente contra la 
pared del tubo, sometiØndolo a tensión. Si la tensión llega a ser muy alta, el tubo se agrieta.

De manera similar, si los esfuerzos de adherencia en una viga llegan a ser muy grandes, el concreto 
alrededor de las varillas se separa y eventualmente la separaci·n se extender§ hasta el lado y/o la parte 
inferior de la viga. Si cualquiera de estos tipos de separaciones llega hasta el extremo de la varilla, Østa 
se deslizarÆ y la viga fallarÆ. Cuanto mÆs cercana sea la separación entre las varillas y menor sea el recu-
brimiento, mÆs delgado serÆ el cilindro de concreto alrededor de cada varilla y mÆs probable serÆ una 
falla debido a la ruptura de la adherencia.

La Figura 7.6 muestra ejemplos de fallas de adherencia que pueden ocurrir para diferentes valores 
del recubrimiento de concreto y de la separación entre las varillas. Mac- Gregor muestra estos valores. 2

corrugaciones

P

Figura 7.5 Fuerzas de apoyo en la varilla y apoyo de las 
corrugaciones (costillas) de la varilla en el concreto.

1Goto, Y., 1971,"Cracks Formed on Concrete Around Deformed Tensioned Bar", ACI Journal, Proceedings 68, p§g. 244.
2MacGregor, J. G., 2005, Reinforced Concrete Mechanics and Design, 4a. ed. (Upper Saddle River, NJ: Prentice Hall), p§g. 334.

7.2 Esfuerzos de adherencia 189

La varilla cuadrada y torcida, anteriormente usada para aumentar la adherencia entre 
el concreto y el acero. (Cortes²a de Clemson University Communications Center.)

ALFAOMEGA
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Figura 7.7 Longitud de desarrollo en un apoyo en voladizo.

�d

maximum
bar stress

(b) Bars extended into the
 support a distance of d

(a) No development
 length at support
 (beam will fail)

a)  Ninguna longitud de 
desarrollo en el apoyo 
(la viga fallar§)

b)   Varillas prolongadas 
una distancia `d en el 
empotramiento

esfuerzo mÆximo 
en la varilla

no menor 
que `d

La resistencia a la separación a lo largo de las varillas depende de un buen nœmero de factores, tales 
como el espesor del recubrimiento de concreto, el espaciamiento de las varillas, la presencia de recubri-
miento en las varillas, los tipos de agregados que se usen, el efecto del conýnamiento transversal de los 
estribos, etc. Como hay tantas variables, es imposible hacer pruebas de adherencia que sean vÆlidas para 
una gran variedad de estructuras. No obstante, el ACI ha tratado de hacer esto mismo con ecuaciones, 
que se describirÆn en las siguientes secciones.

7.3 LONGITUDES DE ANCLAJE PARA EL REFUERZO DE TENSIÓN

Para este anÆlisis, nos referiremos a la viga en voladizo de la Figura 7.7. Puede verse que tanto el 
momento mÆximo en la viga como los esfuerzos mÆximos en las varillas de tensión se presentan en la 
cara del empotramiento. Teóricamente, el momento es cero a una pequeæa distancia hacia atrÆs del apoyo 
y podría pensarse, por lo tanto, que las varillas de refuerzo ya no se necesitan. Ésta es la situación repre -
sentada en la Figura 7.7a). Obviamente, si las varillas se cortaran en la cara del apoyo, la viga fallar²a.

Los esfuerzos en las varillas deben transmitirse al concreto mediante la adherencia entre el acero y el 
concreto antes de que se puedan cortar las varillas. En este caso, Østas deben prolongarse cierta distancia 
dentro del apoyo y hacia la viga para anclarla o para desarrollar su resistencia. Esta distancia, llamada 
longitud de desarrollo o longitud de anclaje (`d), se muestra en la Figura 7.7b). Puede deýnirse como 
la longitud mínima de empotramiento de una varilla que es necesaria para que trabaje a su esfuerzo de 

Figura 7.6 Tipos de falla por adherencia.
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þuencia, m§s cierta distancia adicional, para asegurar la tenacidad del miembro. Un an§lisis similar pue-
de hacerse para varillas en otras situaciones y en otros tipos de vigas.

Como ya se mencionó, durante muchos aæos, el ACI requirió que los proyectistas calcularan los 
esfuerzos de adherencia con una fórmula que estaba basada en el cambio de momento en una viga. 
Luego, los valores calculados se comparaban con los esfuerzos permisibles de adherencia del código. 
Originalmente, la resistencia a la adherencia se medía mediante pruebas de extracción. Se empotraba una 
varilla en un cilindro de concreto y se usaba un gato para ver cuÆnta fuerza era necesaria para sacarla. El 
defecto de tal prueba es que el concreto queda trabajando a compresión, lo cual impide la formación de 
grietas. Sin embargo, en un miembro a þexi·n existe una situaci·n totalmente diferente, debido a la natu-
raleza de estira y aþoja de los esfuerzos de adherencia causada por las grietas de tensi·n en el concreto. 
En aæos recientes, se han efectuado pruebas mÆs realistas con vigas; las expresiones para longitudes de 
desarrollo del Código ACI que se presentarÆn en este capítulo se basan primordialmente en las pruebas 
realizadas en el Instituto Nacional de EstÆndares y Tecnología y en la Universidad de Texas.

Las longitudes de anclaje usadas para varillas o alambres corrugados en tensión no deben ser menores 
que los valores calculados con la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI 318. Si la ecuaci·n se escribe como (`d/db), 
los resultados obtenidos serÆn en tØrminos de diÆmetros de varillas. Esta forma de respuesta es muy conve-
niente y se dice, por ejemplo, 30 di§metros de varillas, 40 di§metros de varillas, etc®tera.

 �d =
3

40
fy

l ��f �

c

�

ctcecs

cb + Ktr

db

db (Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI)
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Esta expresión, que parece incluir tantos tØrminos, es mucho mÆs fÆcil de usar que lo que parece a 
primera vista, ya que varios de los t®rminos son usualmente iguales a 1.0. Aun si no son iguales a 1.0, los 
factores se pueden obtener rÆpidamente.

En los siguientes p§rrafos se describe cada uno de los t®rminos en la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI que 
no han aparecido previamente. Su valor en diferentes situaciones se da en la Tabla 7.1.

1. Posición del refuerzo. Las varillas horizontales que tienen por lo menos 12 plg3 de concreto 
fresco colocado debajo de ellas no se adhieren tan bien al concreto como las varillas situadas 
cerca del fondo de dicho material. A estas varillas se les denomina varillas superiores. Durante 
la colocación y vibrado del concreto, algo de aire y agua excedente tienden a subir hacia la parte 
superior del concreto, y alguna porción puede quedar atrapada bajo las varillas mÆs altas. Ade-
mÆs, puede darse cierto asentamiento del concreto debajo. Como consecuencia, el refuerzo no se 
adhiere tan bien al concreto debajo y por ello se requieren longitudes de desarrollo mayores. Para 
tomar en cuenta este efecto se usa el factor �t de la posición del refuerzo .

2. Recubrimiento de las varillas. Las varillas de refuerzo recubiertas con epóxido o con un recu -
brimiento dual de zinc y epóxido se usan frecuentemente hoy en día para proteger al acero de 
situaciones severas de corrosión, como las que se presentan cuando se usan productos químicos 
descongelantes. Las cubiertas de los puentes y las losas de los estacionamientos en regiones de 
clima muy frío se encuentran en esta clase. Cuando se usan recubrimientos en las varillas, la 

7.3 Longitudes de anclaje para el refuerzo de tensión  191

3300 mm en el sistema SI.
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Tabla 7.1 Factores que se utilizan en las expresiones para determinar las longitudes de desarrollo requeridas para 
varillas corrugadas y alambres corrugados en tensión (Código ACI, Secci·n 25.4.2.4).

1. �t � factor de posición del refuerzo
 Refuerzo horizontal situado de tal manera que mÆs de 12 plg de concreto fresco es colado en el miembro 
  abajo de la longitud de desarrollo o empalme  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  1.3
 Otro refuerzo  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  1.0
2. �e � factor de recubrimiento
 Varillas de refuerzo recubiertas con ep·xido o con un recubrimiento dual de zinc y ep·xido  
  con recubrimiento menor que 3db, o separación libre menor que 6 db. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  1.5
 Todas las otras varillas de refuerzo o alambres recubiertas con epóxido  
  o con un recubrimiento dual de zinc y epóxido  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  1.2
 Refuerzo no recubierto y ba¶ado en zinc (galvanizado) . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  1.0
 Sin embargo, el producto de �t�e�no tiene que tomarse mayor que 1.7.
3. �s � factor de tamaæo del refuerzo
 Varillas N¼m. 6 y menores y alambres corrugados . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  0.8
 Varillas N¼m. 7 y mayores . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  1.0

    En unidades SI
    Varillas N¼m. 19, menores y alambres corrugados  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 0.8
    Varillas N¼m. 22 y mayores . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 1.0

4. � (lambda) � factor de concreto con agregado de peso ligero
 Cuando se usa concreto con agregado ligero, ��no excederÆ . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  0.75
 Sin embargo, cuando se especiýca fct, ��se podrÆ tomar igual a 6.7 f �

cm/fct , donde fcm es la resistencia  
  a la compresi·n promedio medida del concreto (Secci·n 19.2.4.3 del C·digo ACI)

    En unidades SI, este valor es
fct

0.56 fcm

 

 Pero no mayor que . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  1.0
 Cuando se usa concreto de peso normal  . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . .  1.0
5. cb � separación o dimensión del recubrimiento, plg
 Use la menor, ya sea la distancia del centro de la varilla o alambre a la superýcie m§s cercana de concreto, o bien 
  la mitad de la separación centro a centro de las varillas o alambre por desarrollar.

adhesión se reduce y las longitudes de desarrollo deben incrementarse. Para tomar este hecho en 
cuenta, se usa en la ecuación el tØrmino �e o factor de recubrimiento.

3. Tamaæos del refuerzo. Si se usan varillas pequeæas en un miembro para obtener cierta Ærea transver-
sal total, el §rea superýcial total de las varillas ser§ sensiblemente mayor que si se usan varillas de 
mayor diÆmetro para obtener la misma Ærea total. Como consecuencia, las longitudes de desarrollo 
requeridas para las varillas m§s peque¶as, con sus mayores §reas superýciales de adherencia (en 
proporci·n con sus §reas transversales) son menores que las requeridas para las varillas de mayor 
diÆmetro. Este factor se toma en cuenta con el factor de tamaæo del refuerzo �s�

4. Agregados de peso ligero. El peso muerto del concreto se puede reducir sustancialmente susti-
tuyendo el agregado regular de piedra por el de peso ligero. El uso de tales agregados (arcilla o 
pizarra expansiva, escoria, etc.), conduce generalmente a concretos de menor resistencia. Tales 
concretos tienen resistencias menores a la rajadura, por lo cual las longitudes de desarrollo tienen 
que ser mayores. En la ecuación, ��es el factor de modiýcaci·n de concreto de peso ligero estu-
diado en la Sección 1.12.

5. Separación entre varillas o dimensiones del recubrimiento. Si el recubrimiento del concreto 
o la separación libre entre las varillas son muy pequeæos, el concreto puede rajarse, como se 
mostró anteriormente en la Figura 7.6. Esta situación se toma en consideración con el tØrmino  
�cb��Ktr����db en la expresión para la longitud de desarrollo. Se llama t®rmino de conýnamiento. 
En la ecuación, cb representa la menor de las distancias del centro de la varilla o el alambre en 
tensi·n a la superýcie m§s cercana de concreto, o la media separaci·n entre centros del refuerzo.
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En esta expresión, Ktr es un factor llamado índice de refuerzo transversal. Se usa para tomar en 
cuenta la contribuci·n del refuerzo de conýnamiento (estribos o ligas) a trav®s de los posibles planos de 
rajaduras.

Ktr =
40Atr

sn

donde
Atr ���Ærea de la sección transversal total de todo el refuerzo transversal que tenga la separación s de 

centro a centro y una resistencia a la þuencia fyt.
n ���nœmero de varillas o alambres que van a desarrollarse o que van a empalmarse a lo largo del plano 

de rajadura. Si el acero estÆ en dos capas, n es el mayor nœmero de varillas en una capa individual.
s ��separación centro a centro del refuerzo transversal.

La Secci·n 25.4.2.3 del C·digo ACI permite conservadoramente el uso de Ktr ��0 para simpliýcar 
los c§lculos, aun cuando exista refuerzo transversal. La Secci·n 25.4.2.3 del C·digo ACI limita el valor 
de (cb��Ktr) ��db usado en la ecuaci·n a un valor m§ximo de 2.5. (Se ha encontrado que si se usan valores 
mayores que 2.5, las longitudes de desarrollo m§s cortas resultantes incrementan el peligro de fallas por 
extracci·n.)

Los c§lculos implicados en la aplicaci·n de la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI son muy sencillos, como 
se ilustra en el Ejemplo 7.2.

En unidades SI, Ktr =
A40 tr

sn

EJEMPLO 7.2

Determinar la longitud de desarrollo requerida para las varillas no recubiertas del #8 de fondo mostradas en la Figura 7.8.
a) suponga Ktr ��0 y
b) use el valor calculado de Ktr.

Solución  

De la Tabla 7.1
�t ��1.0 para varillas de fondo
�e ��1.0 para varillas no recubiertas
�s  ��1.0 para varillas del #8
�� ��1.0 para concreto de peso normal
 cb ��recubrimiento lateral de las varillas medido desde el centro de las varillas ��2 ‰ plg

o bien,

 cb��la mitad de la separación centro a centro de las varillas = 11
2 plg�

a) Usando la Ecuación 25.4.2.3a del ACI con Ktr= 0

cb + Ktr

db
=

1.50 plg + 0 plg
1.00 plg

= 1.50 < 2.50 OK

�d

db
=

3
40

fy

l ��f �

c

�

ctcecs

cb + Ktr

db

=
3
40

60 000 lb/plg2

(1.0)

(1.0)(1.0)(1.0)

1.50

= 55 diÆmetros

3 000 lb/plg2
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b) Usando el valor calculado de Ktr y la ecuación 25.4.2.3a del ACI

Ktr =
40 Atr

sn
=

(40)(2)(0.11 plg2)

(8)(3)
= 0.367 plg

cb + Ktr

db
=

1.50 plg + 0.367 plg
1.0 plg

= 1.867 < 2.5 OK

�d

db
=

3
40

60 000 lb/plg2 (1.0)(1.0)(1.0)(1.0)

1.867
= 44 diÆmetros

3 000 lb/plg2

Al determinar las longitudes de desarrollo requeridas, hay dos requisitos m§s del ACI, a saber:

1. La Secci·n 25.4.1.4 establece que los valores de ��f �

c  usados en las ecuaciones no deben ser ma-
yores que 100 lb/plg2 o bien  25

3  MPa en unidades SI . (Este límite se impone porque no ha habido 
la suýciente investigaci·n sobre el desarrollo de varillas en concreto de alta resistencia como para 
justiýcar valores superiores a ��f �

c , lo cual resultaría en valores menores de 
�d
db ).

2. Cuando la cantidad del refuerzo de þexi·n proporcionado excede la cantidad te·rica requerida y 
donde las especiýcaciones usadas no requieren espec²ýcamente que las longitudes de desarrollo 
se basen en fy, el valor de `d/db puede multiplicarse por �As requerido/As proporcionado��de acuerdo con la 
Secci·n 25.4.10 del ACI. Este factor de reducci·n no se puede usar para el desarrollo del refuer-
zo en la cara de los soportes no continuos para el refuerzo positivo, en las ubicaciones donde se 
requiera el desarrollo del total de la resistencia a la þuencia ni para el desarrollo de los refuerzos 
por contracción y temperatura, ni para refuerzo corrugado con anclaje interno o anclado mecÆ-
nicamente, ni tampoco para algunas otras situaciones m§s, indicadas en la Secci·n 25.4.10.2 del 
Código ACI. Esta reducción tampoco se permite en regiones de riesgo sísmico alto (categorías 
de dise¶o s²smico D, E y F).

En vez de usar la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI para calcular las longitudes de desarrollo, el ACI en su 
Secci·n 25.4.4.2 permite el uso de un enfoque algo m§s simple y conservador (como se muestra en la Tabla 
7.2 en este punto) para ciertas condiciones. Con este enfoque, el ACI reconoce que, en un gran n¼mero 
de casos, los proyectistas usan valores de separaci·n y recubrimiento as² como de refuerzo conýnado, que 
dan por resultado un valor de (cb�Ktr) / db igual a, por lo menos, 1.5. Con base en este valor y los valores 
apropiados de �s fue que se determinaron las expresiones en la Tabla 7.2.

Para valores en unidades SI, v®ase la secci·n 25.4.2.2 del c·digo 318M-14.

Figura 7.8 Sección transversal de la 
viga del Ejemplo 7.2

6 #7

3 plg

3 plg 3 plg 3 plg 3 plg

#4 estribos

@ 6 plg

fy = 60,000 lb/plg2

3 plg

26 plg

f �c = 4000 lb/plg2
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Si se usa un recubrimiento mínimo igual a db y una separación libre mínima entre varillas de 2 db (o 
una separación libre mínima entre varillas igual a db, junto con un m²nimo de ligas o estribos), pueden 
usarse las expresiones en la Tabla 7.2. De otra manera es necesario usar la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI, 
que es mÆs rigurosa. 

Los autores consideran que aplicar las llamadas ecuaciones simpliýcadas requiere de casi tanto 
esfuerzo como el que sea necesario para usar la ecuación mÆs larga. AdemÆs, las longitudes de desarrollo 
calculadas con las ecuaciones �mÆs simples� son a menudo mucho mÆs largas que las determinadas con 
la ecuación regular, lo que las hace menos económicas.

Por estas razones, los autores recomiendan el uso de la Ecuaci·n 25.4.2.3a para calcular longitudes 
de desarrollo. Sin embargo, al usar esta ecuación de forma mÆs larga se podría suponer que Ktr ��0, ya 
que los resultados obtenidos así son sólo un poco mÆs conservadores que los obtenidos con la ecuación 
completa. Los autores emplean la Ecuación 25.4.2.3a con K tr ��0 para todas las aplicaciones despuØs 
de este capítulo.

Los Ejemplos 7.3 y 7.4 siguientes ilustran la determinación de las longitudes de desarrollo usando 
cada uno de los mØtodos que han sido descritos en esta sección.

EJEMPLO 7.3

Las varillas del #7 de fondo que se muestran en la Figura 7.9 estÆn recubiertas con epóxido. Suponiendo concreto de 
peso normal, fy ��60 000 lb/plg2 y f �c ��3 500 lb/plg2, determinar las longitudes de desarrollo requeridas

a) Usando las ecuaciones simpliýcadas de la Tabla 7.2.
b) Usando la ecuaci·n completa del ACI 25.4.2.3a con el valor calculado de K tr y
c) Usando la ecuaci·n del ACI 25.4.2.3a con Ktr=0.

Tabla 7.2 Ecuaciones simpliýcadas para la longitud de desarrollo.

Varillas del #6 y menores 
y alambres corrugados

 
Varillas del #7 y mayores

Separación libre entre varillas por desarrollarse  
o empalmarse no menor que db, recubrimiento 
libre no menor que db y estribos o amarres a 
todo lo largo de `d  no menor que el mínimo 
del código 
  o bien

Separación libre entre varillas por desarrollarse  
o empalmarse no menor que 2db, y  
recubrimiento libre no menor que db

�d

db
=

fyctce

25 l ��f �

c

�

�d

db
=

fyctce

20 l ��f �

c

�

Otros casos
�d

db
=

3fyctce

50 l ��f �

c

�

�d

db
=

3fyctce

40 l ��f �

c

�

7.3 Longitudes de anclaje para el refuerzo de tensión  195

Figura 7.9 Sección transversal de la viga del Ejemplo 7.3.

3 plg

15 plg

3@3 = 9 plg3 plg 3 plg

24 plg
21 plg

#7 barras

#3 estribos
@ 6 plg
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Solución 

Con referencia a la Tabla 7.1
� �t ��1.0 para varillas de fondo
� �e� ��1.5 para varillas recubiertas con ep·xido y separaci·n < 6db

�t �e� ���1.0���1.5����1.5 < 1.7 OK
� �s� ��1.0 para varillas #7 y mayores
� �� ��1.0 para concreto de peso normal
 cb� ��recubrimiento ��3 plg

o bien
 cb �� mitad de la separación centro a centro entre varillas ��1 ‰ plg ­ controles

a) Usando la ecuaci·n simpliýcada

�d

db
=

fyctce

20 l f �

c

=
(60 000 lb/plg2 )(1.0)(1.5)

20(1.0) 3 500 lb/plg2
= 76 diÆmetros

b) Usando la Ecuación 25.4.2.3a del ACI con valor calculado de Ktr

Ktr =
40Atr

sn
=

(40)(2)(0.11 plg2)

(6 plg)(4)
= 0.367 plg

cb + Ktr

db
=

1.5 plg + 0.367 plg
0.875 plg

= 2.13 < 2.50

�d

db
=

3
40

fy
l f �

c

�

ctcecs

cb + Ktr

db

=
3
40 (1.0)

(1.0)(1.5)(1.0)

2.13

= 54 diÆmetros

��

60 000 lb/plg2

3 500 lb/plg2

c) Usando la Ecuación 25.4.2.3a del ACI con Ktr= 0

cb + Ktr

db
=

1.5 plg + 0 plg
0.875 plg

= 1.71 < 2.50

�d

db
=

3
40

= 67 diÆmetros

(1.0)

(1.0)(1.5)(1.0)

1.71
60 000 lb/plg2

3 500 lb/plg2

OK

EJEMPLO 7.4

El §rea requerida de acero de refuerzo para la viga de concreto de peso ligero de la Figura 7.10 es de 2.88 plg2. Las 
varillas superiores del #8 mostradas no est§n recubiertas. Calcule sus longitudes de desarrollo si fy ��60 000 lb/plg2 
y f �c ��3 500 lb/plg2

a) Usando las ecuaciones simpliýcadas
b) Usando la Ecuaci·n 25.4.2.3a completa del ACI y
c) Usando la Ecuaci·n 25.4.2.3a con Ktr ��0.

Solución  

Con referencia a la Tabla 7.1
� �t ��1.3 para varillas superiores
� �e ��1.0 para varillas no recubiertas
�t �e ���1.3���1.0��< 1.7 OK
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� �s ��1.0 para varillas #7 y mayores
� ����0.75 para concreto de peso ligero
 cb���recubrimiento ��3 plg

o bien

 cb���mitad de la separación centro a centro entre varillas ��2 plg ­  controles

a) Usando la ecuaciones simpliýcadas

�d

db
=

fyctce

20l f �

c

=
(60 000 lb/plg2 )(1.3)(1.0)

20(0.75)
= 88 diÆmetros

�d

db
reducida por exceso de refuerzo a

2.88 plg2

3.14 plg2
(88) = 81 diÆmetros

3 500 lb/plg2

b) Usando la Ecuación 25.4.2.3a del ACI con valor calculado de Ktr 

Ktr =
40Atr

sn
=

(40)(2)(0.11 plg2 )

(8 plg)(4)
= 0.275

cb + Ktr

db
=

2.0 plg + 0.275 plg
1.0 plg

= 2.275 < 2.5

�d

db
=

3
40

fy
l f �

c

�

ctcecs

cb + Ktr

db

=
3

40 (0.75)

(1.3)(1.0)(1.0)

2.275

= 58 diÆmetros

�d

db
reducida por exceso de refuerzo a

2.88 plg2

3.14 plg2
(58) = 53 diÆmetros

OK

60 000 lb/plg2

3 500 lb/plg2

c) Usando la Ecuación 25.4.2.3a del ACI con Ktr = 0

3 500 lb/plg2

3
40

60 000 lb/plg2

(0.75)

(1.3)(1.0)(1.0)

2.0

cb + Ktr

db
=

2.0 plg+ 0 plg
1.0 plg

= 2.0 < 2.5

�d

db
=

= 66 diÆmetros

�d

db
reducida por exceso de refuerzo a

2.88 plg2

3.14 plg2
(66) = 61 diÆmetros

Figura 7.10 Sección transversal de la viga en 
voladizo del Ejemplo 7.4.
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3 plg

18 plg

3 @ 4 = 12 plg3 plg 3 plg

26 plg
23 plg

4 #8 barras
(3.14 plg2)
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7.4 LONGITUDES DE ANCLAJE PARA VARILLAS EN RACIMO

Cuando se usan varillas en racimo se requieren mayores longitudes de desarrollo, porque no hay un 
ñn¼cleoò de concreto entre las varillas que proporcione resistencia al deslizamiento. La Secci·n 25.6.1.5 
del Código ACI establece que las longitudes de desarrollo y empalme en varillas en racimo deben deter -
minarse calculando primero las longitudes necesarias para las varillas individuales, incrementando luego 
esos valores en 20% para tres varillas en racimo y en 33% para racimos de cuatro varillas.

Cuando se calculan los factores relativos al recubrimiento y la separación libre de un racimo, se con -
sidera el §rea total de las varillas como si fuese el de una sola varilla (ACI 25.6.1.6). En otras palabras, 
es necesario reemplazar el haz de varillas con una varilla sola ýcticia con un di§metro tal que su §rea de 
sección transversal iguales a la del racimo de varillas. Esto resulta conservador, porque las propiedades  
de adherencia de las varillas en racimo son en realidad mejores que las de una sola varilla ýcticia. 

Se usarÆ para db el diÆmetro de la varilla equivalente para determinar

a) Las limitaciones de separación basadas en db

b) Los requisitos de recubrimiento basados en db

c) Los valores de separación y recubrimiento en la Tabla 7.2 del libro

d) El t®rmino de conýnamiento en la Ecuaci·n 25.4.2.3 del ACI
e) El factor �e en la Tabla 7.1 del libro 

El Ejemplo 7.5 presenta el c§lculo de la longitud de desarrollo necesaria para un racimo de tres 
varillas del #8.

EJEMPLO 7.5

Calcular la longitud de desarrollo requerida para las varillas en racimo no recubiertas mostradas en la Figura 7.11, 
si fy ��60 000 lb/plg2 y f �

c  ��4 000 lb/plg2 y el concreto es de peso normal. Usar la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI y 
suponer Ktr���0.

Solución  

Con referencia a la Tabla 7.1

�t = �e = �s = ��=�1.0 
Ćrea de 3 varillas del #8 ��2.35 plg2

DiÆmetro dbf de una sola varilla de 2.35 plg2 de Ærea

pd2
bf

4
= 2.35

dbf = 1.73 plg

Encuentre el valor mÆs bajo para Cb [Figura 7.11b)].

Cb1 ��recubrimiento lateral de las varillas ��2 plg ��3/8 plg �1.00 plg ��3.38 plg

Cb2 ��recubrimiento inferior de las varillas ��2 plg ��3�8 plg ��0.79db[4] ��2 plg ��3�8 plg ��0.79 (1.00) plg ��
3.16 plg ­

4V®ase la Figura 7.11b) para esta dimensi·n.
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donde db es el di§metro real de la varilla (no el ýcticio).

cb3 = 1
2

de la separación entre centros de las varillas =
10 plg 2) 3

8
2)(1.00 plg )

2
= 3.62 plg

Usando la Ecuación 25.4.2.3a del ACI con Ktr = 0

cb + Ktr

dbf
=

3.16 plg + 0 plg
1.73

= 1.83 < 2.5

�d

db
=

= 39 diÆmetros

3
40 (1.0)

(1.0)(1.0)(1.0)

1.83
60 000 lb/plg2

4 000 lb/plg2

Pero, de acuerdo con la Secci·n 25.6.1.5 del ACI, esta longitud debe aumentarse 20% para racimos de 3 varillas.

�d

db
= (1.20)(39) = 47 diÆmetros

`d  = (47) (1.0 plg) = 47 plg

Observe que se usa en la ¼ltima ecuaci·n el di§metro real de la varilla, no de la varilla ýcticia (R25.6.1.6 del ACI).

7.5 GANCHOS

Cuando no se dispone de suýciente espacio para anclar las varillas a tensión prolongÆndolas segœn sus 
longitudes de desarrollo requeridas, tal como se describió en la Sección 7.3, pueden emplearse ganchos. 
(Los ganchos se consideran inservibles para varillas en compresi·n para prop·sitos de longitud de 
desarrollo.)

La Figura 7.12 muestra detalles de los ganchos est§ndar a 90Á y 180Á especiýcados en la Secci·n 
25.3.1 del C·digo ACI 318 para varillas corrugadas a tensi·n. Puede usarse en el extremo libre un gan-
cho a 90Ácon una extensi·n de 12 di§metros de varilla (12db) o bien un gancho de 180Ácon una extensi·n 
de 4 diÆmetros de varilla (4db), pero no menos de 2 İ plg en el extremo libre. Los radios y di§metros 
mostrados se miden en la parte interior de los dobleces.

Figura 7.11 Secci·n transversal de la viga del Ejemplo 7.5.
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#3 
estribo

2 plg

14 plg

10 plg2 plg 2plg

22 plg
20 plg

medido fuera
del estribo

3 #8 0.79db al centroide
del racimo

a) Dimensiones de ubicaci·n de las varillas

b) Centroide del racimo de tres varillas

db
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Las dimensiones dadas para ganchos se desarrollaron para proteger a los miembros contra despren-
dimiento del concreto o rotura de la varilla, independientemente de las resistencias del concreto, de los 
tamaæos de las varillas o de los esfuerzos presentes en Østas. En realidad, los ganchos no proveen un 
incremento apreciable en la resistencia del anclaje porque el concreto en el plano del gancho es algo 
vulnerable al desprendimiento. Esto quiere decir que el aumentar la longitud de las varillas mÆs allÆ de 
los ganchos (es decir, m§s all§ de los valores especiýcados de 12db o 4db), realmente no incrementa la 
resistencia del anclaje.

La longitud de desarrollo que se requiere para un gancho es directamente proporcional al diÆmetro 
de la varilla. La razón de esto es que la magnitud de los esfuerzos de compresión en el concreto en el 
interior del gancho estÆ gobernada por db. Para determinar las longitudes de desarrollo que se necesitan 
en los ganchos de tipo est§ndar, la Secci·n 25.4.3.1 del C·digo ACI requiere el c§lculo de lo siguiente:

�dh =
f
y
c

e
c

c
c

r

50l
d

bf �

c

En unidades SI, �dh = d
b

f
y
c

e
c

c
c

r

4l f �

c

�

Los factores de modiýcaci·n, �, �e, �c, y �r, que aparecen en la ecuación de `dh, se muestran en la 
Tabla 7.3.

La longitud de desarrollo `dh se mide desde la sección crítica de la varilla hasta el extremo exterior 
o borde de los ganchos, como se muestra en las Figuras 7.13 y 7.14.

Figura 7.12 Conýguraciones de ganchos. 

2

r = igual que para 180° abajo

(a) 90° gancho

(b) 180° gancho

D = 6db para #3 mediante #8

D = 8db para #9 mediante #11

D = 10db para #14 y #18

plg1

2
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Figura 7.13 Detalles de una varilla con 
dobladura para el anclaje o desarrollo de 
ganchos estÆndar.
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Tabla 7.3 Factores de modiýcaci·n para el desarrollo de varillas con gancho en tensi·n (C·digo 318-14 del ACI, 
Tabla 25.4.3.2) 

Factor de modiýcaci·n Condición Valor del factor

Ligero
�

c

Concreto ligero 0.75
Concreto de peso normal 1.0

Epóxido
�

c

Refuerzo recubierto de epóxido o con recubrimiento dual 
de zinc y epóxido

1.2

Refuerzo sin recubrimiento o recubierto con zinc (galva-
nizado) 1.0

Recubrimiento
�

c

Para varilla del #11 y mÆs pequeæa, ganchos con recubri-
miento lateral (normal al plano del gancho) Ó 2 İ plg y 
para gancho a 90Áconrecubrimiento en la prolongaci·n 
de la varilla m§s all§ del gancho Ó 2 plg

0.7

Otro 1.0

Refuerzo de conýna-
miento
�

c

 Para ganchos de 90Áde varillas del #11 y m§s peque¶as 1) 
conýnadas a lo largo de `dh dentro de amarres o estri-
bos* perpendiculares a `h para s Ò 3db o 2) conýnadas 
a lo largo de la prolongación de la varilla mÆs allÆ del 
gancho, incluyendo el doblez dentro de amarres o estri-
bos* perpendiculares a `ext para s Ò 3db

0.8

Para ganchos de 180Á de varillas del #11 y m§s peque¶as 
conýnadas a lo largo de `dh dentro de amarres o estri-
bos* perpendiculares a `ext para s Ò 3db

1.0

Otro
*El primer amarre o el primer estribo deber§n conýnar la porci·n doblada del gancho dentro de 2db del exterior 
del doblez.
 � db es el diÆmetro nominal de la varilla doblada.
 Fuente: reproducido con autorizaci·n del American Concrete Institute.

2 plg min.

mediante

y #11

y #18

1

2

sección crítica
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Los factores de modiýcaci·n que aparecen en la Tabla 7.3 se estudian en los subp§rrafos (a) a (f). 
Para el diseæo de ganchos, no se hace ninguna distinción entre varillas superiores y otras varillas. (Es 
dif²cil distinguir entre parte superior y parte inferior cuando se trata de ganchos.)

 a) Ligero, �. Debido a que la capacidad a la tensión de los ganchos estÆndar depende de la resis-
tencia a la tensión del concreto en el cual se ahogan los ganchos, debe considerarse el efecto del 
agregado ligero y su reducción asociada en la resistencia a la tensión del concreto. El factor � se 
usa en el denominador de la ecuación de `dh debido a que la resistencia a la tensión reducida del 
concreto aumenta la longitud de desarrollo del gancho. 

 b) Epóxido, �e. Las varillas recubiertas con epóxido o con un recubrimiento dual de zinc y epóxido 
no se adhieren tan bien al concreto como las varillas sin recubrimiento. Se usan en situaciones en 
las cuales la corrosión es una consideración importante de exposición. Sin embargo, la longitud de 
desarrollo resultante de estas varillas recubiertas aumenta por el uso del factor de modiýcaci·n �e.

 c) Recubrimiento, `�c. Cuando los ganchos se hacen con varillas del #11 o menores y tienen valo-
res de recubrimiento lateral normal al plano de los ganchos (Cs) no menores de 2 İ plg y si el 

Figura 7.14 Los amarres o estribos paralelos a la varilla que se estÆ desarrollando a lo largo de la longitud 
de la prolongaci·n terminal de un gancho de 90Á m§s el doblez cumplen con el multiplicador �r = 0.8. Los 
estribos o amarres mostrados pueden ser verticales u horizontales. [C·digo 318 del ACI, Figura R25.4.3.2a) y 
b)]. Fuente: Reproducido con autorizaci·n del American Concrete Institute.

Barra longitudinal siendo desarrollada
con el di§metro db Ò #11

Estribos o lazos a la barra perpendicular
que se est§ desarrollando

��2db

Ò 2db db

Ò 3db

Ò 3db

a) Amarres o estribos verticales

(b) Amarres o estribos horizontales

Cola del gancho
(incluyendo la curva)

�dh
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recubrimiento en las extensiones de la varilla m§s all§ de los ganchos de 90Á(Ce) no es menor de 
2 plg, multiplique por �c = 0.7. La Figura 7.15 ilustra las ubicaciones de Cs y Ce.

 d) Amarres o estribos, �r Cuando los ganchos hechos de varillas #11 o menores est§n conýnados 
vertical u horizontalmente por amarres o estribos a lo largo de su longitud completa de desarrollo 
`dh y los estribos o amarres estÆn separados entre sí a no mÆs de 3db (donde db es el diÆmetro de 
la varilla con gancho), multiplique por �r = 0.8. Esta situaci·n se muestra en la Figura 7.14. (Las 
dimensiones detalladas para los ganchos para estribos y amarres se dan en la Tabla 25.3.1 del 
C·digo ACI.)

 e) Cuando se usan ganchos a 180Á consistentes en varillas del #11 o m§s peque¶as, que se coný-
nan con amarres o estribos colocados perpendicularmente a las varillas a las que se les provee 
de longitud de desarrollo y los estribos estÆn separados entre sí a no mÆs de 3d a lo largo de la 
longitud de desarrollo `dh del gancho, multiplique por �r = 0.8. Si el gancho a 90Ámostrado en la 
Figura 7.14 es reemplazado con un gancho a 180Áy los amarres o estribos son perpendiculares 
(no paralelos) a la varilla longitudinal a la que se le provee de longitud de desarrollo, la Figura 
7.14 se aplica a este caso de igual manera.

 f) La reducción de las longitudes de desarrollo para las varillas corrugadas a tensión, `dh, se permi-
ten mediante el uso de la proporción (A s requerida)/(As suministrada), excepto si lo proh²be la Secci·n 
25.4.10.2 del C·digo ACI (para §reas de alto riesgo s²smico). Las longitudes de desarrollo redu-
cidas no ser§n menores que los m²nimos de 8db y 6 plg, sin embargo. 

El peligro de una falla por agrietamiento del concreto es realmente alto, si tanto el recubrimiento 
lateral (perpendicular al gancho) como el superior e inferior (en el plano del gancho) son peque¶os. 
Por consiguiente, la Secci·n 25.4.3.3 del C·digo ACI establece que cuando se usen ganchos est§ndares 
con recubrimiento tanto lateral, Cs, como superior, Ct, e inferior menor de 2 ‰ plg, en los extremos 
discontinuos de miembros, los ganchos deberÆn rodearse con amarres o estribos separados a no mÆs 
de 3db en toda la longitud de desarrollo `dh (Figura 7.15). El primer amarre o estribo debe conýnar la 
parte doblada del gancho dentro de una distancia de 2dbh del exterior del doblez. AdemÆs, el factor de 
modiýcaci·n, �r, deber§ ser tomado como 1.0. Si la varilla longitudinal a la cual se le provee longi-
tud de desarrollo con el gancho mostrado en la Figura 7.15 estuviera en un extremo discontinuo de 
un miembro, tal como el extremo libre de una viga en voladizo, se requerirían los amarres o estribos 
mostrados en esa ýgura, a menos que los recubrimientos lateral y superior sean de por lo menos 2İ plg. 
La Figura 7.15 muestra una dimensi·n de recubrimiento Ct, pero no la dimensión correspondiente Cb 
(recubrimiento inferior). Si la varilla longitudinal a la cual se provee la longitud de desarrollo estuviera 
en la parte inferior de la viga mostrada, entonces Cb sería medido desde la parte inferior de la varilla 
hasta la parte inferior de la viga.

Los procedimientos descritos para determinar las longitudes de desarrollo para varillas con gancho 
se aplican solamente a casos donde se usen ganchos estÆndar. El efecto de ganchos con radios mayores 
no est§ cubierto por el C·digo 318 del ACI.

El Ejemplo 7.6 a continuación ilustra los cÆlculos necesarios para determinar las longitudes de 
desarrollo requeridas en el apoyo para las varillas de tensión de una viga en voladizo. Se determinan las 
longitudes para varillas rectas o con ganchos.

Figura 7.15 Requisitos de recubrimiento para el uso de �c y para la Secci·n 25.4.3.3 del C·digo 318 del 
ACI. Fuente: Reproducido con autorizaci·n del American Concrete Institute. 

7.5 Ganchos 203

A

A

�3db �2db

Section A -A

Ce

Ct

Cs

�dh
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EJEMPLO 7.6

Determinar la longitud de desarrollo o empotramiento requerida para las varillas recubiertas con epóxido de la viga 
en voladizo conectada a una columna mostrada en la Figura 7.16.

a) Si las varillas son rectas, suponiendo Ktr���0.
b) Si se usa un gancho de 180Á.
c) Si se usa un gancho de 90Á.

Las seis varillas mostradas del #9 se consideran como varillas superiores. f �

c  ��4 000 lb/plg2 y fy��60 000 lb/plg2.

Solución 

a) Varillas rectas

� �e ��1.3 para varillas superiores

� �e� ��1.5 para varillas recubiertas con recubrimiento < 3db o separaci·n libre < 6db

��e �e� ���1.3���1.5����1.95 > 1.7 � use 1.7

� �e� ��1.0 para varillas #9
� � ��1.0 para concreto de peso normal
 Cb� ��recubrimiento lateral ��recubrimiento superior ��2.5 plg
 Cb� = media distancia centro a centro de separación entre varillas ��2.25 plg ��controles

cb + Ktr

db
=

2.25 plg+ 0 plg
1.128 plg

= 1.99 < 2.5

(1.7)(1.0)

1.99
= 61 diÆmetros

�d = (61)(1.128 lb/plg2) = 69 plg

�d

db
=

3
40 (1.0)

60 000 lb/plg2

4 000 lb/plg2

OK

b) Usando ganchos de 180Á [v®ase la Figura 7.17a) y observe que �e ��1.2, como se requiere en la Tabla 7.3 para 
varillas recubiertas con ep·xido]

Digamos 26 plgdh =
fy e c r

50 fc

db =
(60,000 lb/plg2 ) (1.2) (1.0) (1.0) (1.128 plg)

(50) (1.0)
= 25 .68 plg

4 000 lb/plg2

�c se tom· igual a 1.0 debido a que el recubrimiento lateral es menor que 2.5 plg. �r se tom· como 1.0 
debido a que se especiýcan amarres o estribos de conýnamiento.

Figura 7.16 Información dada para el Ejemplo 7.6.

14 plg

2@4    = 9 plg

20 plg

13 plg

6 #9
(6.00 plg2)

6 #9

2 1

2
1

2
plg 2 1

2
plg

2 1

2
plg

4 1

2
plg
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Nota: Las dimensiones mostradas en la secci·n transversal de la viga (Figura 7.16) indican 2 İ plg del centro de la 
varilla a la parte superior y al lado de la viga. El recubrimiento es 2.5 ��db/2 ��1.936 plg < 2.5 plg. Si este gancho 
estuviera en el extremo libre de una viga en voladizo, se requerir²an amarres o estribos y el factor de reducci·n de 0.8 
no sería aplicable. En este ejemplo, el gancho estÆ en una columna, así es que no se requieren amarres especiales. Si 
se suministraran, ser²a aplicable una reducci·n de 0.8. En este ejemplo, no son provistos. La longitud de desarrollo 
de 26 plg para los ganchos de 90Á y 180Á dictan un ancho m²nimo de columna de aproximadamente 28 plg. Si la 
columna no tiene ese ancho, el proyectista puede usar un nœmero mayor de varillas mÆs pequeæas.

7.6 Longitudes de anclaje para malla de alambre soldada en tensión  205

Figura 7.17a) Detalles de un gancho a 180Á.

Figura 7.17b) Detalles de un gancho a 90Á.

c) Usando ganchos de 90° [vØase la Figura 7.17b)]

`dh��26 plg

Nuevamente el factor de reducci·n de 0.8 no aplica porque no se proveen amarres ni estribos.

7.6 LONGITUDES DE ANCLAJE PARA MALLA DE ALAMBRE SOLDADA EN TENSIÓN

La Secci·n 25.4.6 del C·digo ACI provee las longitudes de desarrollo m²nimas requeridas para mallas sol-
dadas de alambre corrugado, en tanto que la Secci·n 25.4.7 provee los valores m²nimos para malla soldada 
de alambre simple. 

La longitud de desarrollo mínima requerida para malla de alambre corrugado soldada en tensión 
medida desde la sección crítica, es igual al valor determinado para `d, seg¼n la Secci·n 25.4.2.2 o 25.4.2.3 
del ACI multiplicado por un factor de malla de alambre, �w, seg¼n la Secci·n 25.4.6.3 o 25.4.6.4 del 
ACI.

Este factor, que se muestra enseguida, contiene el tØrmino s, que es la separación del alambre por 
desarrollar. La longitud de desarrollo resultante no debe ser menor de 8 plg, excepto en el c§lculo de 
empalmes. PodrÆ notarse que los recubrimientos epóxidos parecen tener poco efecto sobre las longitudes 
requeridas para la malla de alambre soldada y por ello es permisible usar �e���1.0.

55db =
4db 

sección crítica

�dh = 26 plg

plg5

8 = 4 plg1

2

12db = 13

sección crítica

punto de
tangencia

�dh = 26 plg

plg1

2
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El factor de malla de alambre, �w, para malla de alambre soldada con por lo menos un alambre trans-
versal dentro de la longitud de desarrollo a no menos de 2 plg de la sección crítica es

cw =
fy 35 000

fy
no menor que

5db

s

pero no tiene que tomarse > 1.0.

En unidades SI para malla de alambre soldada con por lo menos un alambre transversal dentro de 
la longitud de desarrollo, a no menos de 50 mm desde el punto de la secci·n cr²tica, el factor de malla 
de alambre��w, es fy 240

fy

( ) no menor que 5db
s , pero no tiene que tomarse > 1.0.

La resistencia de þuencia de la malla de alambre liso soldada se considera adecuadamente desarro-
llada por dos alambres transversales si el mÆs cercano no estÆ a menos de 2 plg de la sección crítica. Sin 
embargo, la Secci·n 25.4.7.2 del C·digo ACI dice que la longitud de desarrollo, `d, medida de la sección 
crítica al alambre transversal mÆs exterior, no debe ser menor que el valor calculado con la siguiente 
ecuación, en donde Aw es el Ærea del alambre individual que va a desarrollarse.

�d = 0.27
Aw

s
fy

l ��f �

c

�

� �

pero no < 6 plg

O en unidades SI

l ��f �

c

��d = 3.3
Aw

s
fy

� �

pero no < 150 mm

Las longitudes de desarrollo obtenidas para el alambre liso o el corrugado se pueden reducir, así 
como lo fueron longitudes de desarrollo anteriores, multiplicÆndolas por (As requerida/As suministrada) (Secci·n 
25.4.10.2, C·digo ACI), pero los resultados modiýcados no deben ser menores que los valores m²nimos 
dados en esta sección.

7.7 LONGITUDES DE ANCLAJE PARA VARILLAS A COMPRESIÓN

No se tiene mucha información experimental disponible acerca de los esfuerzos de adherencia y sobre las 
longitudes necesarias de empotramiento para el acero de compresión. Sin embargo, es obvio que las longi -
tudes de empotramiento deben ser menores que las requeridas para las varillas de tensión. Una razón para 
ello es que no se tienen grietas de tensión que faciliten el deslizamiento. Otra es que se tiene algœn apoyo 
de los extremos de las varillas sobre el concreto, lo que tambi®n ayuda a desarrollar (o anclar) la carga.

La Secci·n 25.4.9.2 del C·digo ACI establece que la longitud de desarrollo b§sica m²nima provista 
a las varillas de compresión `dc�no debe ser menor que el valor calculado con la siguiente expresi·n:

dc =
fy r

50
db, pero no menor que 0.0003 fy rdb

f �

c
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O en unidades SI

dc =
fy r

4
db, pero no menor que 0.043 fy rdb

f �

c��

Si se usa mÆs acero de compresión que el requerido por el anÆlisis, ̀dc se puede multiplicar por  
[As requerido/As suministrado] de acuerdo con la Secci·n 25.4.10.1 del C·digo ACI. Cuando las varillas est§n 
rodeadas por espirales en cualquier clase de miembros de concreto, los miembros resultan considera-
blemente m§s resistentes debido al conýnamiento o restricci·n lateral del concreto. El uso normal de 
espirales se da en las columnas zunchadas, que se estudian en el Capítulo 9. Si las varillas de compresión 
estÆn rodeadas por espirales o por amarres circulares de bobinado continuo de diÆmetro no menor que … 
plg y paso no mayor que 4 plg, o para estribos del #4 o amarres de alambre D20 espaciados a no m§s de 4 
plg centro a centro o zunchos separados menor que o igual que 4 plg, el valor de `dc se puede multiplicar 
por �r = 0.75 (Secci·n 25.4.9.3 del C·digo ACI). El valor de � es tal como se deýni· anteriormente en 
la Sección 1.12 del libro, excepto que no hay una disposición para concreto semiligero. El valor es sim -
plemente 0.75 para peso ligero y 1.0 para peso normal. En ning¼n caso la longitud de desarrollo puede 
ser menor que 8 plg. 

En el Ejemplo 7.7 se presenta un problema introductorio de longitud de desarrollo para varillas en 
compresi·n. Las fuerzas en las varillas en el fondo de la columna de la Figura 7.18 deben transmitirse 
mediante espigas a la zapata de concreto reforzado. Las espigas como las mostradas usualmente se 
doblan en sus partes inferiores (como se muestra en la ýgura) y se ýjan ýrmemente al refuerzo principal 
de la zapata donde se pueden amarrar ýrmemente en su lugar. Sin embargo, el doblez o los ganchos de 
las espigas no cuentan como parte de las longitudes de desarrollo requeridas para varillas a compresión 
(Secci·n 25.4.1.2, C·digo ACI), ya que son ineýcaces.

De manera similar, las fuerzas en las espigas deben anclarse o desarrollarse dentro de la columna. 
En el Ejemplo 7.7, las longitudes de desarrollo requeridas dentro de la columna y en la zapata son dife-
rentes, porque los valores de f’c para la zapata y para la columna son diferentes en este caso. El tema de 
las espigas y la transmisión de fuerza de muros y columnas a zapatas se estudian con cierto detalle en el 
Capítulo 12. (Las longitudes de desarrollo determinadas en este ejemplo son para varillas a compresión, 
como es el caso normalmente en la base de las columnas. Sin embargo, si un levantamiento de la colum-
na es posible, serÆ necesario considerar las longitudes de desarrollo por tensión, que seguramente serÆn 
los valores que rijan.)

EJEMPLO 7.7

Las fuerzas en las varillas de la columna de la Figura 7.18 deben transmitirse a la zapata por medio de espigas del #9. 
Determinar las longitudes de desarrollo necesarias para las espigas a) dentro de la zapata y b) dentro de la columna 
si fy ��60 000 lb/plg2. El concreto en la columna y en la zapata es de peso normal.
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Figura 7.18 Información para el Ejemplo 7.7.

�
d  

up into column

�
d  

do

f �

c = 3 000 lb/plg2 para la zapata

`d hacia arriba, en la columna

`d hacia abajo, en la zapata

f �

c = 5 000 lb/plg2 para la columna
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Solución

a) Hacia abajo en la zapata,

�dc =
fy r

50
db =

(60 ,000 lb/plg2 ) (1.0)

(50) (1.0)
(1.128 plg) =24 .71 plg

dc = 0.0003 fy rdb = (0.0003 ) (60 ,000 lb/plg2 ) (1.0) (1.128 plg) =20 .30 plg

f �

c 3 000 lb/plg2

Por tanto, `d ��24.71 plg, digamos 25 plg, ya que no hay factores de modiýcaci·n aplicables. De ninguna 
manera `d puede ser menor que 8 plg.
b) Hacia arriba en la columna,

�

dc =
fy r

50 fc

db =
(60 , ) (1.0)

(50) (1.0)
(1.128 plg) =19 .14 plg

dc = 0.0003 fy rdb = (0.0003 ) (60 ,000 lb/plg2 ) (1.0) (1.128plg) =20 .30 plg

000 lb/plg2

5 000 lb/plg2

Por lo tanto, `d ��20.30 plg, digamos 21 plg (no puede ser < 8 plg), ya que no hay factores de modiýcaci·n aplica-
bles. (Respuesta: Prolongue las espigas 25 plg hacia dentro de la zapata y 21 plg hacia arriba en la columna.)
Nota: Los detalles de las varillas, mostrados en la Figura 7.18, no son satisfactorios para las zonas s²smicas, ya que 
las varillas deberían doblarse hacia dentro y no hacia afuera. La razón para este requisito es que el Código ACI, en 
el Cap²tulo 21, sobre dise¶o s²smico, dispone que los ganchos deben ahogarse en concreto conýnado.

7.8 SECCIONES CR˝TICAS PARA LA LONGITUD DE ANCLAJE

Antes de aplicar en detalle las expresiones para la longitud de desarrollo, es necesario entender clara-
mente cuÆles son los puntos críticos para los esfuerzos de tensión y compresión en las varillas a lo largo 
de la viga.

Primero, es obvio que las varillas trabajarÆn a sus esfuerzos mÆximos en aquellos puntos en que ocu-
rren los momentos mÆximos. Por tanto, esos puntos no deben estar mÆs cercanos en cualquier dirección 
a los extremos de la varilla que los valores `d calculados.

Sin embargo, existen otros puntos críticos para las longitudes de desarrollo. Por ejemplo, se presenta 
una situación crítica siempre que las varillas vecinas de una varilla de tensión han sido cortadas o dobla -
das hacia la otra cara de la viga. Teóricamente, si el momento se reduce a un tercio, una tercera parte de 
las varillas se cortan o doblan y las varillas restantes quedan trabajando a sus esfuerzos de þuencia. Para 
esas varillas serían requeridas las longitudes de desarrollo totales. 

Esto podría traer a colación otras consideraciones en la estimación de la longitud de desarrollo 
requerida para las varillas restantes. La Sección 9.7.3.3 del Código ACI requiere que las varillas que se 
corten o doblen se prolonguen una distancia m§s all§ de sus puntos te·ricos de corte a þexi·n de d o 12 
diÆmetros de las varillas, lo que sea mayor. AdemÆs, el punto en que las otras varillas se cortan o doblan 
debe estar por lo menos a una distancia `d de sus puntos de esfuerzo mÆximo (Sección 9.7.3.4, Código 
ACI). Por ende, estos dos requisitos muy bien podr²an dar lugar a que las varillas restantes trabajen a 
un esfuerzo menor que fy, lo que permitiría que sus longitudes de desarrollo se reduzcan. Sin embargo, 
normalmente se aplica un punto de vista conservador, en el que se supone que las varillas restantes tra-
bajan a un esfuerzo fy.

7.9 EFECTO DEL MOMENTO Y EL CORTANTE COMBINADOS EN LAS LONGITUDES DE 
ANCLAJE

El C·digo ACI no considera espec²ýcamente el hecho de que el cortante afecta al esfuerzo de tensi·n 
por þexi·n en el refuerzo. La Secci·n 9.7.3.3 del C·digo ACI ciertamente requiere que las varillas se 
extiendan una distancia no menor que el peralte efectivo d del miembro o 12 diÆmetros de las varillas, 
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rigiendo lo que sea mayor, m§s all§ del punto te·rico del corte. El comentario (R9.7.3.3) establece que 
esta extensión se requiere para tomar en cuenta el hecho de que las posiciones de los momentos mÆximos 
pueden desplazarse debido a cambios en la carga, el asentamiento de los apoyos u otros factores. Puede 
demostrarse que una grieta de tensión diagonal en una viga sin estribos puede desplazar la posición del 
esfuerzo de tensión calculado a una distancia aproximadamente igual a d hacia el punto de momento 
nulo. Cuando se tienen estribos, el efecto existe todavía, pero en forma menos severa.

El efecto combinado del cortante y la þexi·n actuando simult§neamente sobre una viga puede pro-
ducir una falla prematura debido al sobreesfuerzo del refuerzo por þexi·n. El profesor Charles Erdei5,6,7 
ha investigado considerablemente este tema. Sus investigaciones han demostrado que el refuerzo del 
alma participa en la resistencia al momento þexionante. Demostr· que la presencia de grietas inclinadas 
aumenta la fuerza en el refuerzo de tensión en todos los puntos del claro a cortante, excepto en la región 
de momento mÆximo. El resultado equivale a tener un diagrama de momentos desplazado y esto conduce 
a considerar que `d debería medirse en el diagrama de momentos desplazado y no en el diagrama bÆsico.

El extinto profesor P.M. Ferguson8 estableció que, decidamos o no usar el concepto de momento 
desplazado, es conveniente escalonar los puntos de corte de las varillas (y que aœn es mejor doblarlas 
que cortarlas).

7.10 EFECTO DE LA FORMA DEL DIAGRAMA DE MOMENTO EN LAS LONGITUDES DE 
ANCLAJE

Una consideración adicional acerca de las longitudes de desarrollo mostrarÆ la necesidad de tomar en 
cuenta la forma del diagrama de momento. Para ilustrar este punto, consideremos la viga uniformemente 
cargada que se muestra en la Figura 7.19 con su diagrama parabólico de momentos. Se supondrÆ que la 
longitud de las varillas de refuerzo a cada lado del centro de la viga es igual a la longitud de desarrollo 
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Figura 7.19 Efectos de la forma del diagrama 
de momentos.

5Erdei, C.K., 1961, ñShearing Resistance of Beams by the Load-Factor Methodò, Concrete and Constructional Engineering, 
56(9), p§gs. 318-319.
6Erdei, C.K., 1962, ñDesign of Reinforced Concrete for Combined Bending and Shear by Ultimate Lead Theoryò, Journal of 
the Reinforced Concrete Association, 1(1).
7Erdei, C.K., 1963, ñUltimate Resistance of Reinforced Concrete Beams Subjected to Shear and Bendingò, European Concrete 
Committees Symposium on Shear, Wiesbaden, Alemania Occidental, p§gs. 102-114.
8Ferguson, P.M., 1979, Reinforced Concrete Fundamentals, 4a. ed. (Nueva York: John Wiley & Sons), p§g 187.
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`d calculada. El an§lisis que sigue mostrar§ que esta distancia no es suýciente para desarrollar apropia-
damente las varillas para este diagrama de momentos.9

En el centro de la viga en la Figura 7.19 se supone que el momento es igual a Mu y que las varillas 
trabajan a un esfuerzo fy. Entonces, la longitud de desarrollo de las varillas en cualquier lado del centro de 
la viga no debe ser menor que `d. Si se desplaza uno a lo largo de este diagrama parabólico de momentos 
hasta un punto en que el momento ha disminuido al valor de Mu�2, es correcto suponer igual a `d�2 una 
longitud de desarrollo requerida desde este punto.

El anÆlisis anterior muestra claramente que las varillas tendrÆn que prolongarse mÆs allÆ del centro 
rebasando la distancia `d. Para que el momento disminuya a 50%, hay que desplazarse m§s all§ de la 
mitad hacia el extremo de la viga.

7.11 CORTE O DOBLADO DE LAS VARILLAS DE REFUERZO (CONTINUACIÓN)

En esta secci·n se presentan algunas observaciones ýnales respecto al corte de varillas, un tema que se 
estudió en la Sección 7.1. Las œltimas secciones han suministrado información considerable relativa a 
los puntos donde las varillas pueden cortarse. Se presenta aquí un resumen de los requisitos previamente 
mencionados, conjuntamente con alguna información adicional. Primero se exponen algunos comenta -
rios respecto al corte.

Cuando algunas de las varillas a tensión se cortan en un punto en una viga, ocurre un repentino 
incremento en el esfuerzo de tensión en las varillas restantes. Para que este incremento ocurra debe exis -
tir un aumento considerable en las deformaciones unitarias de la viga. Tales incrementos en las defor-
maciones muy posiblemente pueden causar grandes grietas de tensión en el concreto. Si Østas se llegan a 
formar, habrÆ una sección transversal reducida en la viga para proporcionar resistencia al cortante y, en 
consecuencia, una mayor posibilidad de falla por cortante.

Para minimizar la posibilidad de una falla por cortante, la Secci·n 9.7.3.5 del C·digo ACI establece que 
por lo menos una de las siguientes condiciones debe cumplirse si se cortan varillas en una zona de tensi·n:

1. El esfuerzo cortante en el punto de corte no debe exceder de dos terceras partes de la resistencia 
de diseæo al cortante f Vn en la viga, incluyendo la resistencia de cualquier refuerzo por cortante 
[C·digo ACI, Secci·n 9.7.3.5a)].

2. Debe suministrarse un Ærea del refuerzo por cortante que exceda la requerida para cortante y 
torsión para una distancia igual a 3

4d del punto de corte. El Ærea mínima de este refuerzo y su 
separaci·n m§xima se dan en la Secci·n 9.7.3.5.b) del C·digo ACI.

3. Se provee un Ærea de amarre o de zuncho que sobrepase aquella requerida para el cortante y para 
la torsión a lo largo de cada varilla o alambre terminados para una distancia de 3

4d desde el punto 
de terminación. El Ærea en exceso de amarre o de zuncho deberÆ ser cuando menos de 60b

w
s

f
yt

. La 
separación s no deberÆ exceder a d/(8bb). 

Los diagramas de momentos usados en diseæo son sólo aproximados. Las variaciones en la carga, el 
asentamiento de los apoyos, la aplicación de cargas laterales y otros factores pueden causar cambios en 
esos diagramas. En la Sección 7.9 de este capítulo vimos que las fuerzas cortantes pueden alterar apre -
ciablemente los esfuerzos de tensión en las varillas de refuerzo, con lo cual cambian los diagramas de  
momento. Como resultado de estos factores, la Sección 9.7.3.3 del Código ACI dice que las varillas  
de refuerzo deben continuarse en una distancia de 12 diÆmetros de varilla o el peralte efectivo d del 
miembro, el que sea mayor (excepto en los soportes de claros simples y en los extremos libres de vigas en 
voladizo), m§s all§ de sus puntos te·ricos de corte.

Hay otras reglas diversas para las longitudes de desarrollo que se aplican espec²ýcamente al refuerzo 
de momento positivo, al refuerzo de momento negativo y a las vigas continuas. Estas reglas se estudiarÆn 
en el Capítulo 14 de este texto. Otro tema que se verÆ en ese capítulo y que es de considerable interØs 
para los estudiantes, son las reglas empíricas que frecuentemente se usan en la prÆctica para determinar 
los puntos de corte y de doblado de las varillas.

9Ibid., pÆgs. 191-193.
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Proyecto hidrÆulico en el Condado de Los `ngeles.
Cortes²a de Aluma Systems/Brand Energy & Infrastructure Services.

En el Ejemplo 7.8 se presenta otro ejemplo de longitud de desarrollo m§s bien breve. Se selecciona 
una sección rectangular satisfactoria con su refuerzo para la condición de carga y claro dados. Se busca 
determinar dónde pueden cortarse dos de las cuatro varillas, considerando tanto el momento como la 
longitud de anclaje.

EJEMPLO 7.8

La viga de secci·n rectangular con cuatro varillas del #8 mostrada en la Figura 7.20b) se ha seleccionado para la car-
ga y claro mostrados en la parte (a) de la ýgura. Determinar el punto de corte para dos de las varillas, considerando 
el diagrama real de momentos y la longitud de desarrollo requerida.

La capacidad por momento de diseæo �fMn��de esta viga se ha calculado como igual a 359.7 pie-klb cuando 
tiene cuatro varillas del #8, e igual a 185.3 pie-klb cuando tiene dos varillas del #8. (Observe que ��con dos vari-
llas = 1.57 plg2/ (18 plg) (27 plg) = 0.00323 <�mín = 200/60 000 lb/plg2 = 0.00333, pero este valor se considera 
lo suýcientemente cercano.) Adem§s, `d para las varillas se ha determinado igual a 41 plg, usando la Ecuación 
25.4.2.3a del ACI con ����0.75 y Ktr���0.275 plg bas§ndose en estribos del #3 para s ��8 plg (parecido al 
Ejemplo 7.4).
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Solución   

La solución para este problema se muestra en la Figura 7.21. Las dos varillas comienzan en el extremo izquierdo de 
la viga. Como no se dispone de longitud de desarrollo, la capacidad de momento de diseæo del miembro es cero. Si 
nos movemos una distancia `d del punto A en el extremo izquierdo de la viga al punto B, la capacidad de momento 
de dise¶o puede aproximarse a una l²nea recta de 0 a 185.3 pie-klb. Del punto B al punto C permanece igual a 185.3 
pie-klb.

Figura 7.20 Informaci·n dada para el Ejemplo 7.8.

Figura 7.21 Comparación del diagrama de momento con las capacidades de momento.
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En el punto C se alcanza el punto de corte de las varillas, y de C a D (una distancia igual a `d) la capacidad de 
momento de dise¶o aumentar§ de 185.3 pie-klb a 359.7 pie-klb. [En la Figura 7.21a), las varillas parecen estar en 
dos lechos. EstÆn realmente en un solo nivel, pero el autor las ha mostrado de esta manera para que el lector pueda 
ver mejor cu§ntas varillas hay en cualquier punto a lo largo de la viga.]

La resistencia de diseæo de la viga no puede ser menor en ningœn punto a lo largo del claro que el momen-
to þexionante verdadero causado por las cargas. Podemos ver entonces que el punto C estÆ localizado donde el 
momento þexionante verdadero es igual a 185.3 pie-klb. La reacci·n de la izquierda para esta viga es de 44.8 klb, 
como se muestra en la Figura 7.20a). Usando este valor, se escribe una expresi·n para el momento en el punto C 
(185.3 pie-klb) a una distancia x del apoyo izquierdo. De la expresión resultante puede despejarse x.

44.8x 2.8x)
x
2

= 185.3 pie-klb

x = 4.88 pies   Digamos a 4 pies 10 plg

Cuando se alcanza el punto D (3 pies 5 plg a la derecha de C y 8 pies 3 plg del apoyo izquierdo), la capacidad 
de momento requerida es

Mu = (44.8 klb)(8.25 pies 2.8 klb-pie)(8.25)
8.25 pies

2
= 274.3 pie-klb

En esta secci·n se hizo referencia anteriormente a la Secci·n 9.7.3.5 del C·digo ACI, que considera el cortante 
en los puntos de corte. Se supone que esta viga estarÆ diseæada correctamente para cortante, tal como se describe en 
el siguiente capítulo y que se cumplirÆn los requisitos del ACI.

7.12 EMPALMES DE VARILLAS EN MIEMBROS A FLEXIÓN

Los empalmes de campo en las varillas de refuerzo suelen ser necesarios debido a las limitaciones en 
las longitudes de las varillas disponibles, a los requisitos de juntas de construcción y a los cambios de 
varillas grandes a varillas mÆs pequeæas. Aunque los fabricantes de acero normalmente surten las varillas 
de refuerzo en longitudes de 60 pies, conviene a menudo trabajar en el campo con varillas de longitudes 
mÆs cortas, necesitando así el uso de empalmes con mÆs frecuencia.

El lector debe notar cuidadosamente que el C·digo ACI, en su Secci·n 26.6.1.1 (d) claramente esta-
blece que el proyectista es responsable de las especiýcaciones de los tipos y posiciones de los empalmes 
de refuerzo. 

El mØtodo mÆs comœn de empalmar varillas del #11 o menores es simplemente traslapar las varillas 
una sobre la otra. Las varillas traslapadas pueden estar separadas entre s² o estar en contacto; se preýeren 
los empalmes con las varillas en contacto, ya que entonces Østas pueden unirse con alambre. Tales varillas 
mantienen mejor sus posiciones durante el colado del concreto. Aunque los empalmes traslapados son fÆci-
les de armar, la naturaleza complicada tanto de la transferencia de los esfuerzos como de las grietas locales 
que con frecuencia ocurren cerca de los extremos de las varillas, es una desventaja. Obviamente, los esfuer-
zos de adherencia juegan una parte importante en la transferencia de las fuerzas de una varilla a otra. Por 
esto, las longitudes requeridas de empalme se relacionan estrechamente con las longitudes de desarrollo. 
Es necesario comprender que la distancia libre m²nima especiýcada entre varillas, tambi®n se aplica a la 
distancia de contacto en los empalmes traslapados y empalmes adyacentes (C·digo ACI, Secci·n 25.5.1.2).

Los empalmes traslapados no son muy satisfactorios en varias situaciones. Entre ®stas se cuentan: 1) 
cuando ocasionan hacinamiento; 2) cuando los traslapes resultan muy largos, como para las varillas #9 al 
#11 del Grado 60; 3) cuando deben usarse varillas #14 o #18 porque la Secci·n 25.5.1.1 del C·digo ACI 
no permite que ®stas se empalmen por traslape, excepto en algunas situaciones especiales y 4) cuando se 
dejan sobresalir varillas de longitudes muy largas de las estructuras existentes de concreto para propó -
sitos de ampliación futura. Para tales situaciones pueden usarse otros tipos de empalmes, tales como los 
soldados o los hechos con dispositivos mecÆnicos. Los empalmes soldados, desde el punto de vista de la 
transmisión de esfuerzos, son los mejores empalmes, pero pueden ser caros y causar problemas metalœr-
gicos. El resultado puede ser en particular desastroso en zonas de alta sismicidad. La Secci·n 25.5.7.1 
del Código ACI estipula que los empalmes soldados deben efectuarse por medio de soldaduras laterales, 
a ýn de que la conexi·n sea capaz de desarrollar al menos 125% de la resistencia de þuencia especiýcada 
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de las varillas. Se considera preferible el empalme a tope de las varillas, en particular cuando se usan 
varillas #7 o mayores. Los empalmes que no cumplan estos requisitos de resistencia pueden emplearse 
en puntos donde las varillas no estØn esforzadas a sus esfuerzos mÆximos de tensión. Debe tenerse pre-
sente que los empalmes soldados son usualmente los mÆs caros debido al alto precio de la mano de obra 
y a los costos de una supervisión adecuada.

Los conectores mecÆnicos consisten comœnmente en algœn tipo de manguete de empalme que se 
ajusta en los extremos de las varillas por conectar, y dentro del cual se coloca una lechada metÆlica de 
relleno para interbloquear las ranuras dentro del manguito con las corrugaciones de la varilla. Desde el 
punto de vista de la transferencia de esfuerzos, los buenos conectores mecÆnicos son los mejores tipos de 
unión despuØs de los empalmes soldados. Tienen la desventaja de que puede ocurrir algœn deslizamiento 
en las conexiones y, por tanto, presentarse algunas grietas en el concreto en la zona de empalme. 

Antes de presentar los requisitos espec²ýcos del C·digo ACI, haremos algunos comentarios gene-
rales que expliquen brevemente los antecedentes de tales requisitos. Los siguientes comentarios estÆn 
tomados de un artículo publicado por George F. Leyh del CRSI.10

1. El empalme del refuerzo nunca puede reproducir exactamente el mismo efecto que un refuerzo 
continuo.

2. La meta de las disposiciones de empalmes es requerir una condición dœctil donde el refuerzo 
þuya antes de que falle la conexi·n. Las fallas en los empalmes ocurren repentinamente sin dar 
aviso y con resultados peligrosos.

3. Los empalmes traslapados fallan debido a la separación del concreto a lo largo de las varillas. Si 
algœn tipo de refuerzo cerrado envuelve al refuerzo principal (como los estribos y espirales para 
columnas descritos en el Cap²tulo 9), se reduce la probabilidad de una separaci·n y entonces se 
necesitarÆn longitudes menores de traslape.

4. Cuando los esfuerzos en el refuerzo se reducen en la zona de empalme, se aminora tambiØn la 
probabilidad de una falla de la conexión. Por esta razón, los requisitos del código son menos 
restrictivos cuando los esfuerzos son pequeæos.

Los empalmes deben situarse lejos de los puntos de esfuerzo mÆximo de tensión. AdemÆs, no todas 
las varillas deben empalmarse en la misma sección, sino que tales posiciones deben ser escalonadas. Si 
tienen que empalmarse dos varillas traslapadas de diÆmetros diferentes, la longitud del traslape usado 
debe ser igual a la longitud requerida para la varilla menor, o bien, a la longitud de desarrollo requerida 
para la varilla mayor, rigiendo el valor mayor (C·digo ACI, Secci·n 25.5.2.2).

La longitud de un empalme traslapado para varillas en racimo debe ser igual a la longitud requerida 
para las varillas individuales del mismo tama¶o, pero incrementada 20% en haces de tres varillas y 33% 
en racimos de cuatro varillas (C·digo ACI, Secci·n 25.6.1.5) porque hay un §rea menor de contacto 
entre las varillas y el concreto, y por tanto menor adherencia. AdemÆs, no se permite que los empalmes 
individuales dentro del haz se traslapen entre sí.

7.13 EMPALMES A TENSIÓN

La Secci·n 25.5.2.1 del C·digo ACI divide los empalmes a tensi·n traslapados en dos clases, la A y la 
B. La clase de empalme por usar depende del nivel de esfuerzo en el refuerzo y del porcentaje de acero 
que se empalma en una posici·n dada. La Tabla 7.4 (que es similar a la Tabla 25.5.2.1 del ACI) muestra 
los requisitos para los empalmes de clase A y clase B. 

Los empalmes de clase A son aquellos donde 1) el §rea del acero de refuerzo que se provee no es 
menor que dos veces la requerida por an§lisis y 2) la mitad o menos del acero de refuerzo est§ empal-
mado en cualquier ubicación. Para este caso, el valor mínimo requerido de `st = 1.0 `d, pero no menor 
de 12 plg.

10Portland Cement Association, 1972, Proceedings of the PCA-ACI Teleconference on ACI 318-71 Building Code Requirements 
(Skokie, Illinois: Portland Cement Association), p§gs. 14-1.
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Los empalmes de clase B no cumplen con los dos requisitos listados para los empalmes de Clase A. 
Los empalmes de Clase B son 30 % m§s largos que los empalmes de Clase A; sin embargo, ambos tienen 
un requisito m²nimo de longitud de 12 plg. Los empalmes de Clase B est§n traslapados una distancia 
mínima de 1.3 `d (pero no menos de 12 plg).

Al calcular el valor de ̀ d que se debe multiplicar por 1.0 o 1.3, la reducci·n por el exceso de refuerzo 
suministrado, As suministrada /As requerida, no debe usarse, porque la clase de empalme (A o B) ya reþeja cual-
quier exceso de esfuerzo en la posici·n del empalme (C·digo del ACI, Secci·n 25.5.1.4).

7.14 EMPALMES A COMPRESIÓN

Las varillas a compresión pueden empalmarse mediante traslape, mediante apoyo a tope y mediante sol -
dadura o dispositivos mecÆnicos. (Los dispositivos mecÆnicos constan de varillas o placas u otras piezas 
soldadas o ýjadas transversalmente de alguna manera a las varillas de þexi·n en las posiciones en donde 
no hay disponible suýciente anclaje.) El C·digo ACI, Secci·n 25.5.5.1 dice que la longitud m²nima 
de empalme de tales varillas debe ser igual a 0.0005fydb para varillas con fy de 60 000 lb/plg2 o menos 
(0.0009fy ��24) db para varillas con valores superiores de fy, pero no menor de 12 plg. Si la resistencia 
del concreto es menor que 3 000 lb/plg2, es necesario incrementar en un tercio los traslapes calculados. 

Tabla 7.4 Longitudes de empalme de varillas y alambres corrugados a tensi·n (C·digo 318 del ACI, Tabla 25.5.2.1)

As suministrada /As requerida*
para la longitud del 

claro

Porcentaje mÆximo 
de As empalmada 

dentro de la longitud 
de traslape requerida Tipo de empalme `st

Ó2.0 50 Clase A El mayor de 1.0 `d y 12 plg

100 Clase B
El mayor de 1.3 `d y 12 plg

Ó2.0 Todos los casos Clase B
*Proporción de Ærea de refuerzo provista al Ærea de refuerzo requerida por anÆlisis en la ubicación del empalme.
Fuente: reproducido con autorizaci·n del American Concrete Institute.

Ilustración de una varilla de refuerzo 
del #7 Dywidag THREADBAR (R) que 
incluye un cople para la transmisión de 
cargas de tensión.

ALFAOMEGA
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Se dan valores reducidos en la Secci·n 10.7.5.2.1 del C·digo ACI para casos donde las varillas est§n 
rodeadas por estribos o espirales.

La longitud requerida de los empalmes traslapados para varillas a compresión de diferentes tama -
æos, es la mayor de las longitudes de empalme calculadas ̀ sc para las varillas menores o la longitud de 
desarrollo a compresión, `dc de las varillas mayores. Se permite traslapar varillas #14 y #18 a compresi·n 
con varillas #11 y menores (C·digo ACI, Secci·n 25.5.5.3).

La transmisión de fuerzas entre varillas que siempre trabajan a compresión puede hacerse mediante 
apoyo a tope de acuerdo con la Secci·n 25.5.6 del C·digo ACI. Para que tal transmisi·n sea permitida, 
las varillas deben recortarse a escuadra en sus extremos (con tolerancia de 1İÁ de §ngulo recto), deben 
ajustarse con una tolerancia de 3Á de apoyo completo despu®s del ensamblado y deben estar adecuada-
mente conýnadas (con amarres cerrados, estribos cerrados o espirales). La Secci·n 10.7.5.3.1 del C·digo 
ACI establece ademÆs que cuando se usan empalmes a tope en columnas, en cada cara de la columna 
debe agregarse un refuerzo adicional que sea capaz de suministrar una resistencia a la tensión de por lo 
menos 25% de la resistencia a la þuencia del refuerzo vertical presente en esa cara. 

El C·digo ACI, Secci·n 25.5.1.1, proh²be el uso de empalmes traslapados para varillas #14 o #18, 
con una excepción. Cuando las varillas para columnas de esos tamaæos estÆn en compresión, se permite 
conectarlas a las zapatas por medio de espigas de menores tamaæos con traslapes, tal como se describe 
en la Secci·n 16.3.5.4 del C·digo ACI.

7.15 VARILLAS ANCLADAS MEC`NICAMENTE Y CON ANCLAJE INTERNO

Las varillas corrugadas con anclaje interno (Figura 1.3 en el Cap²tulo 1) se a¶adieron al c·digo en la 
edici·n de 2008. Tales dispositivos transýeren la fuerza de la varilla al concreto a trav®s de una combi-
naci·n de fuerza de apoyo en el ancla interna y fuerzas de adherencia a lo largo de la varilla. Hay varias 
limitaciones para el uso de varillas con anclaje interno, como sigue:

a) La varilla deber§ ser conforme a ASTM A970 (C·digo 318 del ACI, Secci·n 20.2.1.6). 
b) El valor de fy de la varilla no exceder§ de 60 000 lb/plg2.

c) El tamaæo de la varilla no excederÆ al Nœm. 11.

d) El concreto serÆ de peso normal.

e) El Ærea neta de apoyo del ancla interna Abrg no serÆ menor que cuatro veces el Ærea de la varilla Ab.

f) El recubrimiento libre de la varilla no serÆ menor de 2db.

g) La separación libre entre varillas no serÆ menor de 4db.

Los requisitos de recubrimiento libre y separaci·n libre en (e) y (f) se miden con respecto a la vari-
lla, no el ancla interna.

Las varillas con anclaje interno se limitan a aquellos tipos que cumplen con los requisitos de las 
cabezas HA en ASTM A970, ya que se usan varios m®todos para unir las cabezas a las varillas; algunos 
de ellos incluyen obstrucciones o interrupciones importantes en el corrugado de las varillas. Las varillas 
con anclaje interno con obstrucciones o interrupciones importantes del corrugado de las varillas no se 
evaluaron en las pruebas usadas para formular las disposiciones del C·digo ACI, Secci·n 25.4.4. 

La longitud de desarrollo en tensión para varillas corrugadas con anclaje interno que cumplen con 
ASTM A970 y otros requisitos especiales relacionados con las obstrucciones (Secci·n R20.2.1.6 del 
ACI) est§ dada como sigue:

�dt =
0.016ce fy db

��f �

c

�

Al aplicar esta ecuación, f �

c no puede ser mayor que 6 000 lb/plg2, y �e�es 1.2 para varillas con recu-
brimiento ep·xido y con recubrimiento dual de zinc y ep·xido y 1.0 para varillas sin recubrimiento o 
con recubrimiento de zinc (galvanizadas). El valor calculado de `dt no puede ser menor que 8db o 6 plg, 
el que sea mayor. El multiplicador usado anteriormente para varillas corrugadas sin cabeza, As requerida/As 

suministrada,��������������. No hay tØrminos �, �t�o �s en esta expresión.
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Figura 7.22 Sección transversal de la viga del 
Ejemplo 7.10.

En unidades SI, �dt =
0.192ce fy dbt

f �

c

Al aplicar la ecuación para `dt en unidades SI, f’c no puede tomarse mayor que 40 MPa.

El C·digo ACI, Secci·n 25.4.5.1 tambi®n permite otros dispositivos mec§nicos que han demostrado 
ser efectivos mediante pruebas y que han sido aprobados por el inspector de obras.

EJEMPLO 7.9

Repetir el Ejemplo 7.6 usando una varilla con anclaje interno y compare con los resultados del Ejemplo 7.6.

�dt =
0.016ce fy db =

(0.016)(1.2)(60 000 lb/plg2 )
1.128 plg = 20.54 plg, digamos 21 plg

f �

c 4 000 lb/plg2

Este valor se compara con 69 plg para una varilla recta y 26 plg para una varilla con gancho a 90Á o 180Á.

7.16 EJEMPLO CON UNIDADES SI

EJEMPLO 7.10

Determinar la longitud de desarrollo requerida para las varillas inferiores recubiertas de epóxido mostradas en la 
Figura 7.22.
a) suponiendo Ktr���0 y
b) calculando Ktr con la ecuación apropiada, fy���420 MPa y f �

c  ��21 MPa.

7.16 Ejemplo con unidades SI 217

80 mm

600 mm

3@80 mm

= 240 mm

400 mm

80
mm

80
mm

680 mm

4 #25

#10

estribos @

200 mm

o.c.
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Solución

De la Tabla 7.1 en este capítulo
� �t = para varillas inferiores
� �e�= 1.5 para varillas recubiertas con ep·xido y con separaci·n libre < 6db

��t �e = (1.0) (1.5) = 1.5 < 1.7 OK
� �s = ��= 1.0
 Cb = recubrimiento lateral de las varillas = 80 mm
 Cb = İ de la distancia centro a centro de la separaci·n entre varillas = 40 mm ­ controles

a) Usando la Ecuación 25.4.2.3a del SI con Ktr = 0

cb + Ktr

db
=

40 mm + 0 mm
25.4 mm

= 1.575 < 2.5

�d

db
=

1
1.1

fy

l

ctcecs

cb + Ktr

db

=
1
1.1

420 MPa

(1.0)

(1.0)(1.5)(1.0)

1.575
= 79.4 diÆmetros

��f �

c

�

21 MPa

OK

b) Usando el valor calculado de Ktr y la Ecuación 25.4.2.3a del SI

Ktr =
40Atr

sn
=

(40)(2)(71 mm2)

(200)(4)
= 7.1 mm

cb + Ktr

db
=

40 mm + 7.1 mm
25.4 mm

= 1.87 < 2.5 OK

�d

db
=

9
10

420

(1.0)

� �

(1.0)(1.5)(1.0)

1.85
= 66.9 diÆmetros

21

7.17 EJEMPLO CON COMPUTADORA

EJEMPLO 7.11

Usando la hoja de trabajo titulada �Devel length tens - calc As� en la hoja de cÆlculo para el Capítulo 7, determinar la 
longitud de desarrollo `d en tensi·n requerida de la viga mostrada en la Figura 7.20 si se usa concreto con agregado 
ligero y estribos #3 a centros de 8 plg.

Solución  

Ingrese los valores de las celdas en el sombreado amarillo (sólo en las hojas de cÆlculo de Excel, no el ejemplo 
impreso). Algunas celdas son optativas (v®ase la nota marcada con * en la impresi·n del Ejemplo 7.11). 
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Pase el cursor sobre las celdas para ver los comentarios explicando lo que debe ingresarse. Observe que se dan 
dos respuestas, una con la reducción As requerida/As suministrada y una sin ella. En este ejemplo, hay poca diferencia porque 
esta proporci·n es casi 1.0.

PROBLEMAS

Problema 7.1 ¿Por quØ es muy difícil calcular los esfuerzos reales 
de adherencia?

Problema 7.2 ¿QuØ son varillas superiores? ¿Por quØ sus longitu-
des de desarrollo requeridas son mayores que si no fuesen varillas 
superiores?

Problema 7.3 ¿Por quØ los recubrimientos y la separación de las 
varillas afectan las longitudes de desarrollo requeridas?

Problema 7.4 ¿Por quØ la capacidad de anclaje de un gancho 
estÆndar no aumenta al extender la varilla mÆs allÆ del extremo 
del gancho?

== db

db

Ktrcbf�c

fyld 40
3

Longitud de desarrollo, Tensi·n

f�c = 4000 lb/plg2

fy = 60,000 lb/plg2

fyt = 60,000 lb/plg2

b = 18 plg*
d = 27 plg*
h = 30 plg*

As = 3.14 plg2*
Atr = 0.22 plg2*
db = 1 plg
n = 4 *
s = 8 plg*

1.00
1.00 *Las celdas indican que esta informaci·n es opcional. 
1.00 Mu, b, d, h, y As solo se necesitan para calcular

0.75 As requerida, Atr , n, y s se necesitan s·lo si Ktr  el t®rmino es
cb = 2.00 plg usado. Todos los t®rminos con * pueden ser omitidos, y

Mu = 358.40 pie-klb* un valor conservador de ld  resultar§
1

Ktr = 0.275
(cb + Ktr)/db = 2.28

41.7 di§metro
41.7 plg (no ajustada para As requerida  As suministrada)

As requerida = 3.12736 plg2

As requerida As suministrada= 0.995975 ld  = 41.5

pero no menor que 12 plg

h

b

d

As

�t =
�e =

�t �e =

�t �e �s

�s =

� =

� +

plg (ajustada para As requerida  As suministrada)

ALFAOMEGA
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Problema 7.5 En la viga en voladizo mostrada, determine el punto donde pueden cortarse teóricamente dos varillas desde el punto de 
vista de la resistencia calculada por momento fMn de la viga. fy ��60 000 lb/plg2, f �

c  ��3 000 lb/plg2. (Resp. 9.09 pies desde el extremo 
libre.�

En los Problemas 7.6 a 7.9 determine las longitudes de desarrollo 
requeridas para las situaciones de las varillas de tensión descritas, 
usando la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI a) suponiendo Ktr���0, y (b) 
usando el valor calculado de Ktr.

Problema 7.6 Varillas sin recubrir en concreto de peso normal. 

As requerida � 3.44 plg2.

3 #10

3 plg

30 plg

3 plg4 plg4 plg3 plg

#3 estribo

@ 8 plg

fy = 60,000 lb/plg2

f �c = 4000 lb/plg2

Problema 7.7 Varillas sin recubrir en concreto de peso normal. 

As requerida � 3.40 plg2. (Resp. 34.2 plg, 23.5 plg.)

6 #7

3 plg

3 plg 3 plg 3 plg 3 plg

#4 estribos

@ 6 plg

fy = 60,000 lb/plg2

3 plg

26 plg

f �c = 4000 lb/plg2

Problema 7.8 Varillas recubiertas con ep·xido en concreto de 
peso ligero.
As requerida ��2.76 plg2.

3 #9

3 plg

24 plg
#3 estribos

@ 7 plg

fy = 60,000 lb/plg2

3 plg 3 plg 3 plg 3 plg

f �c = 3000 lb/plg2

Problema 7.9 Varillas superiores sin recubrir en concreto de peso 
normal.
As requerida ��2.92 plg2. (Resp. 35.1 plg, 30.9 plg.)

#3 estribos
@ 8 plg fy = 60,000 lb/plg2

4 #8

3 plg

27 plg

3 @ 4 plg = 12 plg
3 plg 3 plg

f �c = 6000 lb/plg2

Problema 7.10 Repita el Problema 7.6 si las varillas estÆn recu-
biertas con epóxido.

Problema 7.11 Repita el Problema 7.7 si se usa concreto ligero 
con f �

c  � 3 000 lb/plg2 y varillas recubiertas con epóxido. ( Resp. 
79.0 plg, 54.2 plg.)

32 plg
29 plg

3 plg

16 plg

#3

estribo

12 pie

wu = 6 klb-pie

3 @ 3 plg = 9 plg

4 #9

3
1

2 plg3
1

2 plg
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Problema 7.16 Elabore una tabla de longitudes de desarrollo 
requeridas para la viga mostrada usando fy �� 60 000 lb/plg2 y 
valores f �

c  de 3 000 lb/plg2, 3 500 lb/plg2, 4 000 lb/plg2, 4 500 lb/
plg2, 5 000 lb/plg2, 5 500 lb/plg2 y 6 000 lb/plg2. Suponga que las 
varillas no estÆn recubiertas y que se usa concreto de peso normal.
Aplique la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI y suponga Ktr���0.

#9 varillas

3 plg

40 plg#3 estribos
@ 6 plg

3 @ 4 plg = 12 plg

3 plg 3 plg

Problema 7.17 Repita el Problema 7.16 si se usan varillas del #8. 
(Resp. 41.1 plg, 38.0 plg, 35.6 plg, 33.5 plg, 31.8 plg, etc®tera.)

Problema 7.18 Repita el Problema 7.16 si se usan varillas del #7.

Problema 7.19 Repita el Problema 7.16 si se usan varillas del #6 
recubiertas con epóxido en concreto de peso ligero. ( Resp. 39.4 
plg, 36.5 plg, 34.2 plg, 32.2 plg, 30.6 plg, etc®tera.)

Problema 7.12 Repita el Problema 7.8 si se usan tres varillas del 
#6 sin recubrir y As requerida ��1.20 plg2.

Problema 7.13 Repita el Problema 7.9 si las varillas estÆn recu-
biertas con epóxido y se usa concreto de peso ligero. ( Resp. 61.2 
plg, 53.8 plg.)

Problema 7.14 Las varillas del #10 en paquete mostradas no est§n 
recubiertas y se usan con concreto de peso normal. As requerida ��
4.44 plg2.

#10 varillas

4 plg

32 plg
#4 estribos
@ 6 plg

fy = 60,000 lb/plg2

medida a c.g de la barra
longitudinal exterior

9 plg3 plg 3 plg

f �c = 5000 lb/plg2

Problema 7.15 Repita el Problema 7.14 si las varillas estÆn recu-
biertas con epóxido y se usan en un concreto de peso ligero con f �

c  
��4 000 lb/plg2. (Resp. 78.8 plg��63.4 plg, etc®tera.)

Problema 7.20

a) Determine la longitud de desarrollo a tensi·n requerida para las varillas del #8 sin recubrimiento mostradas si se usa concreto de peso 
normal y varillas rectas. Use la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI y calcule el valor de Ktr. f �

c  ��4 000 lb/plg2 y fy���60 000 lb/plg2.

b) Repita la parte a) si se usan ganchos de 180Á.

Suponga en todos los casos que el recubrimiento lateral, superior e inferior es por lo menos de 2‰ plg.

21 plg

3 plg3 plg

3 plg

27 plg 30 plg

#3 estribos

@ 6 plg

4 #8

3 @ 5 plg

= 15 plg

ALFAOMEGA
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Problema 7.22 Repita el Problema 7.21 si se usan varillas con 
anclaje interno en lugar de ganchos de 90Áy f’c = 5 000 lb/plg2.

Problema 7.23 Repita el Problema 7.7 si las varillas estÆn en com-
presión. ( Resp.15.68 plg.)

Problema 7.21 àEst§n suýcientemente ancladas las varillas no 
recubiertas del #8 mostradas con sus ganchos a 90Á? f �

c  ��4 000 
lb/plg2 y fy���60 klb/plg2. El recubrimiento lateral y superior es de 
2‰ plg en las extensiones de las varillas. Se usa concreto de peso 
normal. As requerida ��2.20 plg2. (Resp. `dh ��12.4 plg, suýciente.)

Para los Problemas 7.24 al 7.29 use la Ecuaci·n 25.4.2.3a del ACI y suponga Ktr���0.

Problema 7.24 El §rea requerida de las varillas para la zapata del muro mostrado es de 0.65 plg2 por pie de ancho: se tienen varillas del 
#8 recubiertas con ep·xido a 12 plg entre centros. Suponga que el momento m§ximo ocurra en la cara de la pared. Si fy���60 000 lb/plg2 
y f’c � 4 000 lb/plg2, àtienen las varillas suýciente longitud de desarrollo? Suponga que cb ��3 plg.

6’-0"

27" 27"12"
3"3"

Varillas del #9 @ 12"zapata

muro

Problema 7.25 Repita el Problema 7.24 usando #8 @ 9 plg y sin 
recubrimiento epóxido. ( Resp. `d ��23.6 plg < 27 plg. OK.)

Problema 7.26 En el Problema 7.24 se tiene longitud insuýciente 
de desarrollo. Liste cuatro modiýcaciones de dise¶o que reduci-
rían la longitud de desarrollo requerida.

Problema 7.27 La viga mostrada estÆ sometida a un Mu de 200 
pie-klb en el apoyo. Si cb���1.5, Ktr���0, el concreto es ligero, fy ��
60 000 lb/plg2�y f’c ��4 000 lb/plg2, haga lo siguiente: a) seleccione 
varillas del #8 colocadas en una ýla, b) determine las longitudes 
de desarrollo requeridas si se usan varillas rectas en la viga, y c) 

determine las longitudes de desarrollo necesarias si se usan gan-
chos a 180Á en el apoyo. (Resp. 3 #8, 74.5 plg, 22.9 plg.)

b = 12 in.

d = 22     in.1

2

b = 12"

"d = 221
2

`

3 #8
2 plg claro

12 plg claro

16 plg

14 plg
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Problema 7.30 Los c§lculos indican que se requieren 4.90 plg2 de 
acero superior o negativo para la viga mostrada. Si se han seleccio-
nado cuatro varillas del #10 no recubiertas y si f’c ��4 000 lb/plg2 
y fy ��60 000 lb/plg2, determine la longitud de desarrollo mínima 
necesaria para los ganchos a 90Á est§ndares mostrados. Suponga 
que las varillas tienen un recubrimiento libre lateral y superior de 
3 plg y un recubrimiento superior medido desde el c. g. de las vari-
llas, y que se emplearÆn en concreto de peso normal. Las varillas 
no estÆn unidas por amarres o estribos separados a 3db o menos.

ldh � ?

Problema 7.28 En la columna mostrada, las varillas inferiores de 
la columna son del #8 y las superiores son del #7. Las varillas 
estÆn unidas por estribos separados a 12 plg entre centros. Si fy���
60 000 lb/plg2 y f’c ��4 000 lb/plg2, ¿CuÆl es la longitud mínima de 
empalme traslapado requerida? Considere concreto de peso nor-
mal para la columna de 12 plg�12 plg.

#7

?

#8

Problema 7.29 Los cÆlculos indican que se requieren 2.24 
plg2 de acero superior o negativo para la viga mostrada. Se han 
escogido tres varillas del #8. àSon satisfactorias las longitudes 
de desarrollo mostradas de 4 pies 6 plg si f’c �� 4 000 lb/plg2 y  
fy� �� 60 000 lb/plg2? Las varillas estÆn separadas entre sí a 3 
plg centro a centro con 3 plg de recubrimiento lateral y supe-
rior medido desde el c. g. de las varillas. Use Ktr���0 (Resp. No;  
`d ��58.8 plg > 4 pies, no adecuado.)

4 ft 6 in. 4 ft 6 in.

3 #8 3 #8

4 ft 6 in. 4 ft 6 in.

21 in.

3 in.

3 #8 3 #8

3"
21"

4’ 6" 4’ 6"4’ 6" 4’ 6"

Problema 7.31 Si fy���75 000 lb/plg2, f’c ��3 000 lb/plg2, wD���1.5 klb/pie y wL��5 klb/pie, àson satisfactorias las longitudes de desa-
rrollo de las varillas rectas? Suponga que las varillas se extienden 6 plg mÆs allÆ del centro del claro ` de las reacciones y que Ktr���0. 
As requerida �����
����2. Las varillas no estÆn recubiertas, y el concreto es de peso normal. (Resp. `d���66.5 plg, la longitud de desarrollo 
es adecuada.)

3 plg

15 plg

3 @ 3 plg
3 plg

3 plg

21 plg

1 pie 6 plg

14 pie 0 plg

11 pie 0 plg 1 pie 6 plg

dobladas

rectas

ALFAOMEGA
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a) f’c ��4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2

b) f’c ��2 000 lb/plg2 y fy ��50 000 lb/plg2

Empalmes de compresión

Problema 7.32 Determine los traslapes de los empalmes a com-
presión necesarios para una columna de concreto reforzado de 14 
plg�14 plg con estribos (cuyas §reas efectivas exceden de 0.0015 
hs como se describe en la Secci·n 10.7.5.2.1 del C·digo ACI) para 
los siguientes casos. Se tienen ocho varillas longitudinales del #8 
separadas uniformemente alrededor de la columna.

Problemas con unidades SI

En los Problemas 7.33 a 7.36, determine las longitudes de 
desarrollo en tensión requeridas a) usando la Ecuaci·n m®trica 
25.4.2.3a del ACI, suponiendo Ktr���0 y b) usando la Ecuaci·n 
m®trica 25.4.2.3a del ACI y el valor calculado de Ktr. Use fy���
420 MPa y f’c ��28 MPa.

Problema 7.33 (Resp. 931 mm, 777 mm.)

80 mm

460 mm

3 @ 100 mm

= 300 mm

80
mm

80
mm

700 mm

620 mm

4 #25

#10 

estribos @

150 mm

o.c.

Problema 7.34

75 mm

75
mm

75
mm

2 @ 100

mm

350 mm

500 mm

425 mm

3 #32

#13 

estribos @

200 mm

o.c.

Problema 7.35 Repita el Problema 7.33 si las varillas longitudi-
nales son del #19. (Resp. 441 mm, 441 mm.)

Problema 7.36 Repita el Problema 7.34 si las varillas estÆn recu-
biertas con epóxido.

Problemas para computadora

Para los Problemas 7.37 y 7.38, use la hoja de c§lculo del Cap²tulo 7.

Problema 7.37 Repita el Problema 7.6. (Resp. 52.1 plg, 44.0 plg.)

Problema 7.38 Repita el Problema 7.9.

Problema 7.39 Repita el Problema 7.22

(Resp. `dt ��13.6 plg < 14 plg disponible ^OK)



Capítulo 8

Cortante y tensión diagonal

8.1 INTRODUCCIÓN

Como ya se mencionó en varias ocasiones en los capítulos anteriores de este libro, el objetivo del proyec -
tista de estructuras de concreto reforzado hoy en día es producir miembros dœctiles que den aviso de fallas 
incipientes. Para lograr esta meta, el Código ACI provee valores del cortante de diseæo que tienen factores 
de seguridad mayores contra fallas por cortante que los previstos para fallas por þexi·n. Las fallas por cor-
tante de las vigas de concreto reforzado son muy diferentes de las fallas por þexi·n. Las fallas por cortante 
ocurren repentinamente, sin previo aviso. Por lo tanto, las vigas se dise¶an para fallar por þexi·n bajo car-
gas que son considerablemente menores a aquellas que causarían las fallas por cortante. Por consecuencia, 
esos miembros fallan d¼ctilmente. Pueden agrietarse y sufrir grandes deþexiones si se sobrecargan, pero no 
se desploman como lo harían si la falla por cortante fuese posible.

8.2 ESFUERZOS CORTANTES EN VIGAS DE CONCRETO

Aunque nadie ha podido determinar exactamente la resistencia del concreto a esfuerzo de cortante puro, 
el asunto no tiene mucha importancia porque el estado de esfuerzo de cortante puro nunca se da en las 
estructuras de concreto. AdemÆs, de acuerdo con la mecÆnica de materiales, si se produce cortante puro 
en un plano de un miembro, en otro plano se producirÆ un esfuerzo principal de tensión de igual magni-
tud. Como la resistencia a tensión del concreto es menor que su resistencia al corte, el concreto fallarÆ 
por tensión antes de que se alcance su resistencia al cortante.

Usted ha aprendido previamente que en las vigas elÆsticas homogØneas, donde los esfuerzos son 
proporcionales a las deformaciones unitarias, ocurren dos clases de esfuerzos (de þexi·n y cortantes) y 
que pueden calcularse con las siguientes expresiones:

f =
Mc
I

v =
VQ
Ib

Un elemento de una viga no localizado en una ýbra extrema o en el eje neutro est§ sujeto a ambos 
tipos de esfuerzos de þexi·n y de cortante. Estos esfuerzos se combinan para producir esfuerzos incli-
nados de compresión y tensión llamados esfuerzos principales, que se pueden calcular con la siguiente 
expresi·n:

fp =
f
2

f
2

2

+ v2

�

�����������

La direcci·n de los esfuerzos principales se puede determinar con la siguiente f·rmula, en la que c�
es la inclinaci·n del esfuerzo respecto al eje de la viga:

tan 2a =
2v
f

`
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Obviamente, en posiciones diferentes a lo largo de la viga, las magnitudes relativas de v y f cambian, 
así como las direcciones de los esfuerzos principales. Puede verse de la ecuación anterior que en el eje 
neutro los esfuerzos principales se encuentran a un Ængulo de 45° con la horizontal.

A estas alturas, usted ya habrÆ entendido que los esfuerzos de tensión en el concreto son muy impor-
tantes. Los esfuerzos diagonales principales de tensi·n, llamados tensión diagonal , ocurren en lugares 
y bajo Ængulos diferentes en las vigas de concreto y deben considerarse cuidadosamente. Si alcanzan 
ciertos valores, debe suministrarse refuerzo adicional, llamado refuerzo de alma.

El an§lisis presentado hasta ahora referente a la tensi·n diagonal se aplica m§s bien a las vigas de 
concreto simple. Sin embargo, si se estÆn considerando vigas de concreto reforzado, la situación es dife-
rente, porque los esfuerzos longitudinales de tensi·n por þexi·n son resistidos muy satisfactoriamente 
por el refuerzo longitudinal. Sin embargo, estas varillas no proveen una resistencia signiýcativa a los 
esfuerzos de tensión diagonal.

8.3 CONCRETO DE PESO LIGERO

En la Secci·n 318 del C·digo ACI de 2008, el efecto del concreto con agregado ligero sobre la resis-
tencia al cortante se modiýc· por la introducci·n del t®rmino ��(v®ase la Secci·n 1.12). Este t®rmino 
se aæadió a la mayoría de las ecuaciones que contienen � ��f �

c. El t®rmino combinado resultante, � ��f �

c 
aparece a lo largo de todo este capítulo, así como en el Capítulo 7 sobre longitud de desarrollo y en el 
Cap²tulo 15 sobre torsi·n. Si se usa concreto de peso normal, entonces � se toma simplemente igual a 1. 
Este enfoque uniýcado para los efectos del agregado ligero sobre la resistencia y otras propiedades del 
concreto es una mejora l·gica y simpliýcadora que se introdujo en el C·digo ACI de 2008.

8.4 RESISTENCIA DEL CONCRETO AL CORTANTE

Se ha hecho una gran cantidad de trabajo de investigación sobre el tema del cortante y de la tensión dia -
gonal en las vigas no homogØneas de concreto reforzado y se han desarrollado muchas teorías. A pesar 
de todo este trabajo y de todas las teor²as resultantes, nadie ha podido proporcionar una explicaci·n 
convincente del mecanismo de falla involucrado. Como consecuencia, los procedimientos de diseæo se 
basan primordialmente en los datos de pruebas.

Parrilla de hierro. 
(ÉDanish Khan/iStockphoto)
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Si Vu se divide entre el Ærea efectiva de la viga bwd, el resultado se denomina esfuerzo cortante 
medio. Este esfuerzo no es igual al esfuerzo de tensi·n diagonal, sino que sirve meramente como indica-
dor de su magnitud. Si este indicador excede un cierto valor, se considera necesario emplear un refuerzo 
por cortante en el alma. En el C·digo ACI, las ecuaciones b§sicas de cortante se presentan en t®rminos de 
fuerzas cortantes y no de esfuerzos cortantes. En otras palabras, los esfuerzos cortantes medios descritos 
en este pÆrrafo se multiplican por las Æreas efectivas de las vigas para obtener fuerzas cortantes totales.

En este an§lisis, Vn se considera la resistencia nominal o te·rica por cortante de un miembro. Esta 
fuerza es provista por el concreto y el refuerzo de cortante.

 Vn = Vc + Vs (Ecuaci·n 22.5.1.1 del ACI)

La resistencia de dise¶o por cortante de un miembro,�Vn, es igual a �Vc mÆs �Vs, que debe ser al 
menos igual a la fuerza cortante factorizada que se use, Vu:

Vu = fVc + fVs

La resistencia al cortante suministrada por el concreto, Vc, se considera igual a una resistencia de 
esfuerzo cortante medio (normalmente 2� ��f �

c ) multiplicado por el §rea efectiva de la secci·n transversal 
del miembro, bwd, en donde bw es el ancho de una viga rectangular o del alma de una viga T o de una 
viga I.

 Vc = 2l fcbwd���
�

 (Tabla 22.5.5.1 del ACI)

Vud�Mu no puede tomarse mayor que uno.

O en unidades del SI con f �

c en MPa

Vc = bwdf �

c0.17l

Las pruebas en vigas han mostrado algunos hechos interesantes acerca de la ocurrencia de grietas 
a diferentes valores del esfuerzo cortante medio. Por ejemplo, en donde ocurren momentos grandes se 
presentan extensas grietas de þexi·n, aun cuando se haya proporcionado el suýciente acero longitudi-
nal de refuerzo. Como consecuencia, el Ærea no agrietada de la sección transversal de la viga se reduce 
considerablemente y la resistencia nominal Vc por cortante puede ser tan baja como 1.9� ��f �

cbwd. Por 
otra parte, en las zonas donde el momento es pequeæo, la sección transversal se encontrarÆ sin grietas o 
muy ligeramente agrietada y una porción grande de la sección transversal estÆ disponible para resistir el 
cortante. Para un caso así, las pruebas muestran que una Vc de aproximadamente 3.5� ��f �

cbwd se puede 
desarrollar antes de que ocurra una falla por cortante.1

Bas§ndose en esta informaci·n, el c·digo (Ecuaci·n 22.5.5.1) sugiere en forma conservadora que 
Vc (la fuerza cortante que el concreto puede resistir sin refuerzo en el alma) puede ser tan alta como  
2� ��f �

cbwd. Como alternativa, puede usarse la siguiente fuerza cortante (de la Secci·n 22.5.5.1 del c·digo), 
que toma en cuenta tanto los efectos del refuerzo longitudinal como las magnitudes del momento y de la 
fuerza cortante. Este valor debe calcularse separadamente para cada punto que se considere en la viga.

 Vc = 1.9l + 2 500rw
Vud
Mu

bwd 3.5l bwd��f �

c

�

��f �

c

�

 (Tabla 22.5.5.1 del ACI)

En unidades del SI

Vc = f + 17rw
Vud
Mu

bwd 0.29l f bwd���c
�

�

c0.16l

Ecuaci·n

1Comit® 326 del ACI-ASCE, 1962, �Shear and Diagonal Tension�,  parte 2, Journal ACI, 59, p§g. 277.

ALFAOMEGA
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En estas expresiones, �w ��As�bwd y Mu son el momento factorizado que ocurre simultÆneamente 
con Vu, la fuerza cortante factorizada en la secci·n considerada. La cantidad Vud�Mu no debe tomarse 
mayor que la unidad al calcular Vc por medio de las expresiones anteriores.

Con estas expresiones puede verse que Vc aumenta conforme se incrementa la cantidad de refuerzo 
(representada por �w). Al aumentar la cantidad de acero, la longitud y el ancho de las grietas se reducen. 
Si las grietas se mantienen mÆs estrechas, queda mÆs concreto para resistir el cortante y habrÆ un contac-
to mÆs estrecho entre el concreto en los lados contrarios de las grietas. Por tanto, habrÆ mÆs resistencia 
al cortante por fricción (llamada trabazón de agregado ) en los dos lados de las grietas. 

Aunque esta expresi·n m§s complicada para Vc puede usarse fÆcilmente para diseæos con computa-
dora, su aplicaci·n resulta muy tediosa cuando se usan calculadoras manuales. La raz·n de esto es que 
los valores de �w, Vu y Mu cambian constantemente a lo largo del claro, lo cual requiere el cÆlculo de Vc 
en numerosas posiciones. Como consecuencia, normalmente se usa el valor alterno 2� ��f �

cbwd. Si el mis-
mo miembro va a construirse muchas veces, el uso de la expresi·n m§s complicada puede justiýcarse.

8.5 AGRIETAMIENTO POR CORTANTE EN VIGAS DE CONCRETO REFORZADO

Las grietas inclinadas pueden desarrollarse en las almas de vigas de concreto reforzado, ya sea como 
extensiones de las grietas de þexi·n o bien ocasionalmente como grietas independientes. La primera de 
estas dos clases de grietas es la grieta por þexi·n-cortante, un ejemplo de la cual se muestra en la Figura 
8.1. £stas son las grietas usuales por cortante que se encuentran en las vigas de concreto presforzado 
y sin presforzar. Para que ocurran, el momento debe ser mayor que el momento de agrietamiento y el 
esfuerzo cortante debe ser bastante grande. Las grietas forman §ngulos de aproximadamente 45Á respec-
to al eje de la viga y probablemente se inician en la parte superior de una grieta de þexi·n. Las grietas de  
þexi·n aproximadamente verticales no son peligrosas, a menos que se tenga una combinaci·n cr²tica  
de esfuerzo cortante y esfuerzo de þexi·n en la parte superior de una de las grietas de þexi·n.

Ocasionalmente, una grieta inclinada se desarrollarÆ independientemente en una viga, aun cuando no 
se tengan grietas de þexi·n en esa localidad. Tales grietas, llamadas grietas por cortante en el alma, algu-
nas veces ocurrirÆn en las almas de secciones preforzadas, en particular en aquellas con patines grandes y 
almas delgadas. Tambi®n ocurren en ocasiones cerca de los puntos de inþexi·n de vigas continuas o cerca 
de los apoyos simples. En tales lugares suelen ocurrir momentos peque¶os y grandes fuerzas cortantes. 
Estos tipos de grietas se forman en cerca de la mitad de la altura de las secciones y se prolongan hacia la 
superýcie de tensi·n a lo largo de una trayectoria diagonal. Las grietas por cortante en el alma se ilustran 
en la Figura 8.2. 

Conforme una grieta avanza hacia el eje neutro, el resultado serÆ una cantidad reducida de concreto 
disponible para resistir la fuerza cortante; es decir, los esfuerzos cortantes aumentarÆn su valor en el 
concreto arriba de la grieta.

Recu®rdese que en el eje neutro los esfuerzos de þexi·n son nulos y los esfuerzos cortantes alcanzan 
sus valores m§ximos. Por consiguiente, los esfuerzos cortantes determinar§n qu® ocurre con las grietas 
en esa zona.

DespuØs de que una grieta se ha desarrollado, el miembro fallarÆ, a menos que la sección agrietada 
de concreto pueda resistir las fuerzas aplicadas. Si no existe refuerzo en el alma, los siguientes factores 
podr§n transmitir el esfuerzo cortante: 1) la resistencia al cortante de la secci·n no agrietada arriba de 
las grietas (se estima igual a entre 20% y 40% de la resistencia total); 2) la trabaz·n del agregado, es 

Figura 8.1 Grietas por þexi·n-cortante.
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decir, la fricci·n desarrollada debida a la trabaz·n del agregado sobre las superýcies del concreto a los 
lados opuestos de las grietas (se estima entre 33% y 50% de la resistencia total); 3) la resistencia del 
refuerzo longitudinal a una fuerza de fricción llamada acción de espiga (se estima entre 15% y 25% de 
la resistencia total) y 4) un comportamiento tipo arco atirantado que en las vigas de peralte algo grande 
es producido por las varillas longitudinales que actœan como tirante y por el concreto no agrietado arriba 
y a los lados de las grietas que actœan como arco.2

8.6 REFUERZO DEL ALMA

Cuando la fuerza cortante factorizada Vu es grande, signiýca que graves grietas van a ocurrir, a menos 
que se proporcione alg¼n tipo de refuerzo adicional. Este refuerzo usualmente toma la forma de estribos 
que rodean el refuerzo longitudinal a lo largo de las caras de las vigas. Los estribos m§s comunes tienen 
forma de �, pero tambiØn pueden tener forma de ��� o ser de una sola rama vertical como se muestra en 
la Figura 8.3c). Se considera que los estribos de ramas m¼ltiples como el de la Figura 8.3e) inhiben la 
separación en el plano de las varillas longitudinales. Como consecuencia, son generalmente preferibles 
para vigas anchas que los mostrados en la Figura 8.3d). Algunas veces conviene usar estribos con empalme 
de traslape, como los mostrados en la Figura 8.3g). Estos estribos, que se describen en la Secci·n 25.7.1.7 
del Código ACI, son ocasionalmente apropiados para miembros muy peraltados, en particular en aquellos 
cuyo peralte varía gradualmente. Sin embargo, se considera que no son satisfactorios en zonas sísmicas. 

Las varillas llamadas colgantes (usualmente con aproximadamente el mismo di§metro que los estri-
bos) se colocan en los lados de compresi·n de las vigas para soportar los estribos, como se ilustra de la 
Figura 8.3a) a la 8.3j). Los estribos pasan alrededor del acero de tensi·n y, para cumplir con los requisi-
tos de anclaje, se prolongan hasta el lado de compresión de la viga tan prÆcticamente como sea posible y 
se enganchan alrededor de los colgantes. El doblado de los estribos alrededor de los colgantes reduce los 
esfuerzos de aplastamiento bajo los ganchos. Si estos esfuerzos son muy grandes, el concreto se aplasta y 
los estribos se desgarran. Cuando existe una torsi·n considerable en un miembro, es necesario usar estri-
bos cerrados, como se muestra en las partes f) a j) de la Figura 8.3 y como se analiza en el Cap²tulo 15. 

El ancho de las grietas diagonales est§ directamente relacionado con la deformaci·n unitaria en los 
estribos. Consecuentemente, la Secci·n 20.2.2.4 del C·digo ACI no permite que el esfuerzo de þuencia 
de dise¶o de los estribos exceda de 60 klb/plg2. Este requisito limita el ancho de las grietas que pueden 
desarrollarse. Tal resultado es importante desde el punto de vista de la apariencia y trabazón del agre -
gado. Cuando se limita el ancho de las grietas, se desarrolla una mayor trabazón en el agregado. Una 
ventaja adicional de limitar el esfuerzo de þuencia es que los requisitos de anclaje en la parte superior de 
los estribos no son tan estrictos como lo ser²an para estribos con mayor resistencia a la þuencia.

La limitaci·n de 60 000 lb/plg2 no se aplica a la malla de alambre corrugado soldada, porque las 
investigaciones recientes han mostrado que el uso de alambres de alta resistencia ha sido realmente satis-
factorio. Las pruebas han mostrado que los anchos de grietas inclinadas de cortante, bajo condiciones de 
carga de servicio, son menores para las mallas de alambre de alta resistencia que los que ocurren en vigas 
reforzadas con estribos corrugados de Grado 60. El esfuerzo m§ximo permitido para la malla de alambre 
corrugado soldada es de 80 000 lb/plg2, Secci·n 20.2.2.4 del C·digo ACI.

Figura 8.2 Grietas por cortante en el alma.

�������������������������������

2Taylor, H.P.J., 1974, �The Fundamental Behavior of Reinforced Concrete Beams in Bending and Shear� , Shear in Reinforced 
Concrete, Vol. 1, SP-42 (Detroit: American Concrete Institute), p§gs. 43-47.
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En unidades del SI, los valores m§ximos de esfuerzo de þuencia de dise¶o que se pueden usar 
son 420 MPa para refuerzo com¼n de cortante y 550 MPa para malla de alambre corrugado soldada.

8.7 COMPORTAMIENTO DE LAS VIGAS CON REFUERZO DEL ALMA

El comportamiento real de las vigas con refuerzo del alma no se ha llegado a entender hasta ahora, 
aunque se han propuesto diversas teorías a travØs de los aæos. Una teoría que se ha usado ampliamente 
por casi 100 a¶os es la llamada analog²a de la armadura, en donde una viga de concreto reforzado con 
refuerzo por esfuerzo cortante se comporta como una armadura estÆticamente determinada de cuerdas 
paralelas con nudos articulados. El concreto de la zona de compresi·n por þexi·n se identiýca con la 
cuerda superior de la armadura y el acero de refuerzo por tensi·n con la cuerda inferior. El alma de  
la armadura estÆ constituida por los estribos actuando como miembros verticales a tensión y por las 
porciones de concreto entre las grietas de tensi·n diagonal aproximadamente a 45Á que act¼an como 
miembros diagonales a compresión. 3,4 

3Ritter, W., 1899, Die Bauweise Hennebique (Schweizerische Bauzeitung, Vol. 33, n¼m. 7).
4Mºrsch, E., 1912, Der Eisenbetenbau, seine Theorie und Anwendung (Stuttgart: Verlag Konrad Wittwer).

Figura 8.3 Tipos de estribos.
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El refuerzo por cortante usado es similar en su acci·n a la celos²a de una armadura. Por esta raz·n suele 
usarse el tØrmino refuerzo de alma con referencia al refuerzo por cortante. Una �armadura� del tipo des -
crito aquí se muestra en la Figura 8.4.

Aunque la analogía de la armadura se ha usado por muchos aæos para describir el comportamiento 
de las vigas de concreto reforzado con refuerzo en el alma, no describe exactamente la manera en que se 
transmiten las fuerzas cortantes. Por ejemplo, el refuerzo del alma aumenta la resistencia a cortante de 
una viga, pero tiene poco que ver con la transferencia del corte en una viga antes de que se formen las 
grietas inclinadas.

El c·digo requiere refuerzo del alma en casi todas las vigas importantes. En las Secciones 
7.6.3.1(para losas en una direcci·n), 9.6.3.1 (para vigas), y 10.6.2.1 (para columnas), se requiere un §rea 
m²nima de refuerzo en el alma para todos los miembros de concreto que trabajen a þexi·n excepto (a) 
zapatas y losas sólidas, ( b) ciertas unidades de n¼cleo hueco, (c) viguetas de piso de concreto, (d) vigas 
de poco peralte con h no mayor que 10 plg, (e) vigas integradas a las losas con h menor que 24 plg y 
h no mayor que el mayor de dos y media veces el espesor del patín o la mitad del ancho del alma, o (f) 
vigas construidas con concreto de peso normal reforzado con ýbra de acero con f �c no excediendo de 6 
000 lb/plg2, h no mayor que 24 plg y Vu  no mayor que 2� ��f �

cbwd. Varias pruebas han mostrado que las 
fallas por esfuerzo cortante no ocurren antes que las fallas por þexi·n en miembros poco peraltados. Las 
fuerzas cortantes se distribuyen a trav®s de estas secciones anchas. En las viguetas, la redistribuci·n se 
da a trav®s de las losas hacia las viguetas adyacentes. Las ýbras de acero en forma de gancho o bayoneta 
en dosis Ó 100 lb por yarda c¼bica exhiben resistencias al corte mayores en las pruebas de laboratorio. 
Sin embargo, no se recomienda el uso de estas ýbras cuando el concreto est§ expuesto a cloruros, tales 
como las sales de descongelamiento. 

Los estribos inclinados o diagonales que est§n alineados aproximadamente con las direcciones de los 
esfuerzos principales son m§s eýcientes para resistir el cortante e impedir o atrasar la formaci·n de grietas 
diagonales. Sin embargo, tales estribos usualmente no se consideran muy pr§cticos en Estados Unidos, 
debido a los altos costos de mano de obra requeridos para colocarlos. Realmente, pueden ser bastante 
prÆcticos en las vigas de concreto precolado, donde las varillas y los estribos se preensamblan formando 
jaulas antes de ser usados y tambiØn donde las mismas vigas se duplican muchas veces. 

Las varillas dobladas hacia arriba (usualmente en §ngulos de 45Á) son otro tipo satisfactorio de 
refuerzo de alma (Figura 8.5). Aunque las varillas dobladas hacia arriba com¼nmente se usan en los 
miembros a þexi·n en Estados Unidos, el proyectista promedio considera rara vez el hecho de que pue-
den resistir la tensión diagonal. Dos razones para no tomar en cuenta su contribución a resistir la tensión 
diagonal consisten en que generalmente hay sólo unas pocas, si las hay, en una viga y pueden no estar 
convenientemente ubicadas para usarse como refuerzo de alma.

Las grietas diagonales ocurrir§n en las vigas con refuerzo de cortante bajo en casi las mismas cargas 
con que ocurren en las vigas del mismo tama¶o sin dicho refuerzo. El refuerzo de cortante se maniýesta 
s·lo despu®s de que las grietas han empezado a formarse. En ese momento, las vigas deben tener suý-
ciente refuerzo de cortante para resistir la fuerza cortante no resistida por el concreto.

Figura 8.4 Analogía de la armadura.

concreto entre grietas  
inclinadas (diagonales)

acero de tensión  
(cuerda inferior)

grietas de tensión diagonal

concreto a compresión  
(cuerda superior)estribos (verticales)
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DespuØs de que una grieta de cortante se ha desarrollado en una viga, sólo un poco de esfuerzo 
cortante puede ser transferido a travØs de la grieta, a menos que se use refuerzo en el alma para salvar 
la abertura. Cuando existe tal refuerzo, ®ste mantiene juntas las piezas de concreto en ambos lados de la 
grieta impidiendo que se separen. Se obtienen as² varios beneýcios. Entre ®stos se incluyen:

1. El refuerzo de acero que pasa a trav®s de las grietas toma el cortante directamente.

2. El refuerzo impide que las grietas se ampl²en y permite as² al concreto transferir el esfuerzo cor-
tante a travØs de las grietas por trabazón del agregado.

3. Los estribos enrollados alrededor del n¼cleo de concreto act¼an como aros y as² aumentan la resis-
tencia y la ductilidad de la viga. En forma parecida, los estribos atan a las varillas longitudinales al 
nœcleo de concreto de la viga e impiden el desprendimiento del recubrimiento de concreto.

4. El mantener unido el concreto en ambos lados de las grietas ayuda a impedir que las grietas se 
muevan hacia la zona de compresión de la viga. RecuØrdese que, ademÆs de la malla de alambre 
corrugado, el esfuerzo de þuencia del refuerzo del alma est§ limitado a 60 klb/plg2 con la idea de 
limitar el ancho de las grietas.

8.8 DISEÑO POR CORTANTE

La fuerza cortante m§xima Vu en una viga no debe exceder la capacidad de esfuerzo cortante de dise¶o 
�Vn de la sección transversal de la viga, en donde ��es 0.75 y Vn es la resistencia nominal por cortante 
del concreto junto con el refuerzo por cortante.

Vu � �Vn

El valor de �Vn puede descomponerse en la resistencia por cortante de diseæo�Vc  del concreto mÆs 
la resistencia por cortante de diseæo del refuerzo por cortante �Vs. El valor de �Vc estÆ provisto en el 
código para diferentes situaciones y así puede calcularse el valor requerido de �Vs para cada situaci·n:

Para el an§lisis que sigue usaremos el signo de igualdad:

Vu = fVc + fVs

El prop·sito de los estribos es minimizar el tama¶o de las grietas por tensi·n diagonal o transmitir el 
esfuerzo por tensión diagonal de un lado de la grieta al otro. Muy poca tensión es tomada por los estribos 
hasta despuØs de que la grieta comienza a formarse. Antes de que las grietas inclinadas comiencen a for-
marse, la deformación unitaria en los estribos es igual a la deformación unitaria en el concreto adyacente. 
Como este concreto se agrieta bajo esfuerzos de tensión diagonal muy pequeæos, en ese momento los 
esfuerzos en los estribos tambi®n son muy peque¶os, quiz§ s·lo de 3 klb/plg2 a 6 klb/plg2. Usted puede 
ver que estos estribos no impiden la formación de las grietas inclinadas y que no son realmente un factor 
signiýcativo, hasta que las grietas comienzan a desarrollarse.

Figura 8.5 Refuerzo de alma con varillas dobladas hacia arriba.

estribos verticales

varillas dobladas hacia arriba
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Pruebas hechas en vigas de concreto reforzado muestran que una viga no fallarÆ por el ensancha-
miento de las grietas de tensión diagonal, hasta que los estribos que atraviesan las grietas estØn esfor-
zados a sus esfuerzos de þuencia. En el an§lisis que sigue, se supone que se ha desarrollado una grieta 
de tensión diagonal y que ha llegado a la zona de compresión, pero no hasta la parte superior, como se 
muestra en la Figura 8.6. Se supone adem§s que los estribos que cruzan la grieta han cedido.

La resistencia nominal por cortante Vs de los estribos que cruzan la grieta puede calcularse con la 
siguiente expresi·n, donde n es el nœmero de estribos que cruzan la grieta y Av es el Ærea de la sección 
transversal de cada estribo al cruzar la grieta. (Si se usa un estribo �, Av ��dos veces el Ærea de la sec-
ción transversal de la varilla del estribo. Si se usa un estribo ���, Av ��cuatro veces el Ærea de la sección 
transversal de la varilla del estribo. El t®rmino fyt es la resistencia a la þuencia especiýcada del refuer- 
zo transversal, o de los estribos en este caso. 

Vs = Av fyn

Si se supone conservadoramente que la proyección horizontal de la grieta es igual al peralte efecti -
vo d de la secci·n (grieta a 45Á), el n¼mero de estribos que cruzan la grieta pueden determinarse con la 
siguiente expresi·n, en la que s es la separaci·n de centro a centro de los estribos:

n =
d
s

DespuØs

 Vs = Av fy
d
s
 (Ecuaci·n 22.5.10.5.3 del ACI)

De esta expresi·n, la separaci·n requerida entre estribos verticales es

s =
Av fyd

Vs

y el valor de Vs puede determinarse como sigue:

Vu = fVc + fVs

Vs =
Vu fVc

f

Por medio de una deducci·n similar, la siguiente expresi·n se puede obtener para el §rea requerida 
de estribos inclinados, en donde ��es el §ngulo entre los estribos y el eje longitudinal del miembro. Los 
estribos inclinados deben colocarse de manera que formen un Ængulo de al menos 45° con respecto a las 
varillas longitudinales y deben ýjarse muy bien en su lugar.

 Vs =
Av fy(sena+ cos a)d

sen
 (Ecuaci·n 22.5.10.5.4 del ACI)

Y para una varilla doblada hacia arriba o un grupo de varillas dobladas hacia arriba a una misma 
distancia del apoyo, tenemos

 Vs = Av fy sen a 3 bwd��f �

c

�

 (Ecuaci·n 22.5.10.6.2 del ACI)

Vc

Vu

s s

d

d

Av fy

Figura 8.6 Viga con grieta diagonal y estribos verticales.
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8.9 REQUISITOS DEL CÓDIGO ACI

En esta secci·n se presenta una lista detallada de los requisitos del c·digo que controlan el dise¶o del 
refuerzo del alma, si bien una cierta cantidad de estos aspectos han sido mencionados anteriormente en 
este cap²tulo:

1. Cuando la fuerza cortante factorizada Vu excede la mitad de la resistencia por cortante de dise¶o 
�Vc, el C·digo (Secci·n 22.5.1.1) requiere el uso de refuerzo del alma. El valor de Vc normal-
mente se toma igual a 2� ��f �

cbwd, pero el C·digo (Secci·n 22.5.5.1) permite el uso del siguiente 
valor menos conservador:

 Vc = 1.9l + 2 500rw
Vud
Mu

bwd 3.5l bwd��f �

c

�

��f �

c

�

 (Ecuaci·n 22.5.5.1 del ACI)

Como se mencionó anteriormente, Mu es el momento que ocurre simultÆneamente con Vu en 
la secci·n considerada. El valor de Vud�Mu no debe tomarse mayor que 1.0 al calcular Vc, segœn 
el código.

2. Cuando se requiere refuerzo por cortante, el código establece que la cantidad provista debe situar -
se entre ciertos l²mites claramente especiýcados tanto inferiores como superiores. Si la cantidad 
de refuerzo es muy baja, ®ste puede þuir o bien romperse inmediatamente despu®s de la forma-
ción de una grieta inclinada. Tan pronto como se desarrolla una grieta diagonal, la tensión tomada 
previamente por el concreto se transmite al refuerzo del alma. Para impedir que los estribos (u 
otro refuerzo del alma) se rompan en ese momento, sus §reas deben tener por lo menos el valor 
m²nimo indicado al ýnal del siguiente p§rrafo.

La Secci·n 9.6.3.3 del ACI especiýca una cantidad m²nima de refuerzo del alma para pro-
veer una resistencia ¼ltima al cortante no menor que 0.75� ��f �

cbw s. El uso de esta disposici·n 
del código deberÆ impedir una falla repentina por cortante de la viga cuando se presenten grietas 
inclinadas. La resistencia por cortante calculada con esta expresi·n no puede ser menor que 
50bws. Si se tuviese una resistencia de 0.75� ��f �

c lb/plg2 para un ancho bw del alma y una longitud 
de viga s igual a la separación entre estribos, tendremos

 

0.75 bws = Av fy

Av mínima =
0.75 bws

fy

��f �

c

�

��f �

c

�

 (Tabla 9.6.3.3 del ACI)

pero no menor que el valor obtenido con una resistencia igual a 50bw s�fy en la cual se ha 
sustituido un valor de 50 lb/plg2.

Si ��f �

c es mayor que 4 444 lb/plg2, el valor mínimo de Av es controlado por la expresi·n 
0.75 ��f �

cbw s�fyt Si f �

c. Si f �c es menor que 4 444 lb/plg2, el valor mínimo Av serÆ controlado por 
la expresi·n 50bw s�fy.

En unidades del SI

Av mín = 0.062
bws
fyt

0.35bws
fyt

f �

c

Esta expresi·n de la Secci·n 9.6.3.3 del C·digo ACI provee el §rea m²nima de refuerzo del 
alma Av que debe usarse siempre que el momento de torsión factorizado Tu no exceda una cuarta 
parte del par de torsión de agrietamiento Tcr. Tal par de torsión no causarÆ una reducción aprecia-
ble en la resistencia a þexi·n cortante de un miembro y puede despreciarse (Secci·n 22.7.4.1 del 
C·digo ACI). Para miembros no presforzados, este valor l²mite es

fl
A2

cp

pcp

� �

��f �

c

�
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En unidades SI:

f0.083l
A2

cp

pcp

� �

f �

c

En esta expresi·n, � = 0.75, Acp ��§rea encerrada por el per²metro exterior de la secci·n 
transversal del concreto y pcp es el per²metro exterior de la secci·n transversal de concreto. El 
cÆlculo de Tu y Tcr para situaciones diversas se presenta en el Cap²tulo 15.

Aunque usted puede considerar que no es necesario el uso de tal refuerzo mínimo por cor-
tante, el estudio de los daæos sísmicos en estos œltimos aæos ha mostrado cantidades muy grandes 
de fallas por cortante en las estructuras de concreto reforzado y se cree que el uso de este valor 
mínimo puede mejorar considerablemente la resistencia de tales estructuras a las fuerzas sísmi-
cas. Realmente, muchos proyectistas consideran que el Ærea mínima de refuerzo del alma debería 
usarse a todo lo largo de la viga y no sólo donde Vu es mayor que �Vc�2.

Este requisito de refuerzo m²nimo por cortante puede pasarse por alto si por medio de prue-
bas se demuestra que las resistencias requeridas por þexi·n y cortante pueden obtenerse sin el 
refuerzo por cortante (Secci·n 7. 6.3.2 del C·digo ACI para losas en una direcci·n y Secci·n 
9.6.3.2 del C·digo ACI para vigas).

3. Como se describió anteriormente, un estribo no puede tomar un cortante apreciable, a menos 
que lo cruce una grieta inclinada. Entonces, para asegurarse que toda grieta a 45Á es intercep-
tada al menos por un estribo, la separaci·n m§xima de los estribos verticales permitida por el 
c·digo (9.7.6.2.2) es el menor de los valores de d�2 o 24 plg para miembros no presforzados y 
asimismo ¾ h para miembros presforzados o 24 plg, en donde h es el espesor total del miembro. 
Sin embargo, si Vs excede a 4 ��f �

cbw d5, estas separaciones m§ximas deben reducirse a la mitad 
(Secci·n 9.7.6.2.2 del C·digo ACI). Esta separaci·n m§s peque¶a conduce a una conýguraci·n 
mÆs estrecha de las grietas inclinadas.

Construcción de una planta de energía nuclear.
(ÉTodd Castor/iStockphoto.)

5En unidades del SI, Vs = 0.33 ��f �

cbw d
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Otra ventaja de limitar los valores m§ximos de la separaci·n de los estribos es que con poco espa-
ciamiento sujetarÆn las varillas longitudinales en la viga. Reducen la oportunidad de que el acero pue-
da desgarrarse o pandearse a travØs del recubrimiento de concreto o posiblemente deslizarse en Øste.

De ninguna manera se permite que Vs exceda el valor 8 ��f �

cbw d (C·digo 22.5.1.2).6 La 
resistencia al cortante de una viga no puede aumentarse indeýnidamente, agregando m§s y m§s 
refuerzo porque el concreto eventualmente se desintegraría, sin importar cuÆnto refuerzo al cor-
tante se hubiera agregado. El lector puede entender la existencia de un l²mite superior si pondera 
la condición del concreto arriba de las grietas. Cuanto mayor sea el cortante en el miembro trans -
ferido por el refuerzo para cortante en la parte superior del concreto, mayor serÆ la probabilidad 
de una falla en ese concreto por una combinación de cortante y compresión.

4. La Secci·n 22.5.3.1 del c·digo establece que los valores de ��f �

c usados en el diseæo del refuerzo 
del alma no deben exceder a 100 lb/plg2, 7 a no ser que se suministre un refuerzo del alma mínimo 
de acuerdo con las Secciones 9.6.3.3 o 9.6.4.2 del C·digo del ACI. Los miembros que satisfacen 
estos requisitos por refuerzo cortante adicional tienen suýciente capacidad despu®s del agrieta-
miento para impedir la falla por tensión diagonal.

5. La Secci·n 25.7.1 del c·digo establece requisitos acerca de dimensiones, longitudes de desarro-
llo, etc. Para que los estribos desarrollen sus resistencias de diseæo, deben estar adecuadamente 
anclados. Los estribos pueden ser cruzados por grietas de tensi·n diagonal en puntos diversos a 
lo largo de sus alturas. Como estas grietas pueden cruzar muy cerca de los bordes de tensión o de 
compresi·n de los miembros, los estribos deben poder desarrollar sus resistencias de þuencia a 
lo largo de toda su longitud. Puede verse entonces por quØ deben doblarse alrededor de las vari-
llas longitudinales de mayores diÆmetros que el de sí mismos y deben prolongarse en longitudes 
de desarrollo adecuadas. Si se tiene refuerzo de compresión, el enganchamiento de los estribos 
alrededor de estas varillas ayudarÆ a impedir el pandeo de las mismas. 

Los estribos deben ponerse tan cerca de las caras de tensi·n y compresi·n de las vigas como 
lo permita el recubrimiento y el refuerzo longitudinal especiýcado. Lo ideal es que las terminales 
de los estribos tengan ganchos doblados a 135Á o 180Á alrededor de las varillas longitudinales, 
con longitudes de desarrollo tal como se especiýca en la Secci·n 25.7.1.3 del C·digo ACI. En 
seguida se muestra informaci·n detallada sobre los estribos:
a) Los estribos con dobleces a 90Áy extensiones de 6db en sus extremos libres pueden usarse 

para varillas del #5 y menores, como se muestra en la Figura 8.7a). Las pruebas han mostrado 
que los dobleces a 90Á con extensiones a 6db no deben usarse en varillas del #6 o mayores (a 
menos que fy sea de 40 000 lb/plg2 o menor) porque tienden a zafarse bajo grandes cargas.

b) Si fy es mayor que 40 000 lb/plg2, pueden usarse varillas del #6, #7 y #8 con dobleces a 90Á si 
las extensiones son de 12db [vØase la Figura 8.7b)]. La raz·n para esta especiýcaci·n es que 
no es posible doblar estas varillas con resistencias mÆs altas apretadamente alrededor de las 
varillas longitudinales.

c) Los estribos con dobleces a 135Á y extensiones de 6db pueden usarse para varillas del #8 y 
menores, como se muestra en la Figura 8.7c).

6. Cuando la reacci·n de una viga causa compresi·n en el extremo de un miembro en la misma 
direcci·n que la fuerza cortante externa, la resistencia por cortante de esa parte del miembro 
aumenta. Las pruebas en tales miembros de concreto reforzado han mostrado que en general, 
cuando existe una fuerza cortante que var²a gradualmente (como en el caso de un miembro 
uniformemente cargado), la primera grieta ocurre a una distancia d desde la cara del apoyo. Por 
tanto, es permisible, seg¼n el c·digo (Secci·n 9.4.3.2), disminuir un poco la fuerza cortante 
calculada en una distancia d desde la cara del apoyo. Esto se hace usando una Vu en ese inter-
valo igual a la Vu calculada, a una distancia d de la cara del apoyo. Si una carga concentrada se 
aplica en esta región, tal reducción de la fuerza cortante no se permite. Tales cargas se transmiten 
directamente al apoyo por encima de las grietas a 45°, con el resultado de que no se permite una 
reducci·n en la fuerza cortante extrema para prop·sitos de dise¶o.

6En unidades del SI, es 0.66 ��f �

cbw d.
7En unidades del SI, es 8.3 MPa.
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Si la reacción tiende a producir tensión en esta zona, no se permite ninguna reducción en el 
esfuerzo cortante, porque las pruebas han mostrado que puede ocurrir un agrietamiento en la cara 
del apoyo o aun dentro de ®l. La Figura 8.8 muestra dos casos donde la reducci·n de esfuerzo 
cortante al extremo no est§ permitida. En la situaci·n mostrada en la Figura 8.8a) la secci·n cr²-
tica est§ en la cara del apoyo. En la Figura 8.8b) se muestra una secci·n I, con la carga aplicada a 
su pat²n de tensi·n. Las cargas tienen que transmitirse a trav®s de la grieta inclinada antes de que 
alcancen el apoyo. Otro problema de agrietamiento como Øste ocurre en las zapatas de los muros 
de contenci·n, como se ver§ en la Secci·n 13.10 de este texto.

7. Diversas pruebas en vigas de concreto reforzado de proporciones normales con suýciente refuer-
zo en el alma han mostrado que las fuerzas cortantes no tienen un efecto signiýcativo en la 
capacidad por þexi·n de las vigas. Sin embargo, los experimentos con vigas de gran peralte 
muestran que las fuerzas cortantes grandes suelen impedir el desarrollo de las capacidades de 
þexi·n plenas. Como consecuencia, los requisitos del c·digo dados en los p§rrafos precedentes 
no son aplicables a vigas cuyos claros libres divididos entre sus peraltes efectivos sean menores 
que cuatro o para regiones de vigas que estÆn cargadas con cargas concentradas dentro de una 
distancia del apoyo igual al peralte del miembro y que estÆn cargadas en una cara y apoyadas en 
la cara opuesta. Esta situaci·n permite el desarrollo de puntales de compresi·n entre las cargas 
y los apoyos. Para miembros tales como Østos, el código en su ApØndice A provee a un mØtodo 
alterno de dise¶o, que se llama el dise¶o de ñpuntal y tiranteò. Este m®todo se describe breve-
mente en el Ap®ndice C de este texto. Si las cargas se aplican a trav®s de los lados o la parte 
inferior de tales miembros, su diseæo de esfuerzo cortante debe manejarse como en el caso de 
vigas ordinarias. Los miembros situados en esta clasiýcaci·n incluyen las vigas de gran peralte, 
los voladizos cortos y las mØnsulas. 

Figura 8.7  
Detalles de 
estribos.
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Figura 8.8 Dos situaciones donde la reducci·n de esfuerzo al corte de extremo no est§ permitida.
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Las m®nsulas son miembros que se proyectan de los lados de las columnas y que se usan 
para soportar vigas y trabes, como se muestra en la Figura 8.9. Son muy usadas en la construc-
ci·n precolada. Los requisitos especiales para el refuerzo del alma en tales miembros se dan en 
la Secci·n 9.9 del c·digo y se estudian en la Secci·n 8.12 de este cap²tulo.

8. La Secci·n 9.8.1.5 del C·digo ACI permite una fuerza cortante de 1.1Vc para las costillas de las 
viguetas de construcción, donde hay vigas T con almas ahusadas con poca separación. Para el 
incremento de 10% en Vc, las proporciones de las viguetas deben cumplir los requisitos de la Sec-
ci·n 9.8 del C·digo ACI. En la Secci·n 9.8 del C·digo ACI se estipula que las costillas no deben 
ser menores a 4 plg de ancho y tener peraltes no mayores de tres y media veces el ancho mínimo 
de las costillas, las cuales no deben estar separadas libremente a m§s de 30 plg.

8.10 EJEMPLOS DE PROBLEMAS DE DISEÑO POR CORTANTE

El Ejemplo 8.1 ilustra la selecci·n de una viga con una secci·n transversal lo suýcientemente grande 
para que no requiera el refuerzo en el alma. La viga resultante es extraordinariamente grande. Normal-
mente, se considera una prÆctica mucho mejor usar secciones sensiblemente mÆs pequeæas construidas 
con refuerzo en el alma. El lector tambi®n debe darse cuenta de que es buena pr§ctica de la construc-
ción usar algunos estribos en todas las vigas de concreto reforzado (aun cuando no sean requeridos por 
cortante), porque permiten a los trabajadores construir para cada viga una jaula de acero que se puede 
manipular convenientemente.

EJEMPLO 8.1

Determinar la sección transversal mínima requerida para una viga rectangular desde el punto de vista del cortante, 
de manera que segœn el Código ACI no se requiera refuerzo en el alma si Vu ��38 klb y f �

c  ��4 000 lb/plg2. Use el 
valor conservador de�Vc = 2l ��f �

c

�

bwd.

So luc i ón

La resistencia al cortante suministrada por el concreto se determina con la ecuaci·n

fVc = (0.75) 2(1.0) 4 000 lb/plg2 bwd = 94.87bwd

Pero la Secci·n 9.6.3.1 del C·digo ACI establece que debe suministrarse un §rea m²nima de refuerzo por cortante 
si Vu excede a 12 fVc.

38 000 lb =
1
2

(94.87bwd)

bwd = 801.1 plg2

Usar una viga de 24 plg ħ 36 plg (d = 33.5 plg).

reacción de la viga

mØnsula

Figura 8.9 MØnsula que soporta reacción de viga.
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El dise¶o del refuerzo del alma se ilustra en los Ejemplos del 8.2 al 8.6. Las separaciones m§xi-
mas entre los estribos verticales se dieron previamente, pero no se dijo nada acerca de las separaciones 
m²nimas. Los estribos deben estar espaciados lo suýciente para permitir el paso del agregado y, adem§s, 
deben ser razonablemente pocos para mantener dentro de límites sensatos la mano de obra requerida 
para fabricarlos y colocarlos. Por lo tanto, normalmente se usan separaciones m²nimas de 3 plg o 4 plg. 
Generalmente se usan estribos del #3, pero si las separaciones de dise¶o calculadas son menores que d�4, 
pueden usarse estribos de mayor diÆmetro. Otra alternativa es usar estribos ��� en lugar de estribos �. 
Para evitar confusiones, no deben emplearse en la misma viga estribos de diferente diÆmetro.

Como se ilustra en los Ejemplos 8.3, 8.5 y 8.6, es muy conveniente dibujar el diagrama Vu  y marcar-
lo cuidadosamente con los valores de elementos tales como �Vc, �Vc�2 y Vu a una distancia d de la cara 
del apoyo, así como mostrar las dimensiones implicadas.

Algunos proyectistas colocan el primer estribo a una distancia de la mitad de la separación calculada 
como requisito desde la cara. Otros ponen el primer estribo a 2 plg o 3 plg desde el apoyo. 

Desde un punto de vista prÆctico, los estribos usualmente se colocan con un espaciamiento centro 
a centro que sea un m¼ltiplo de 3 plg o 4 plg para simpliýcar el trabajo de campo. Aunque este proce-
dimiento puede requerir uno o dos estribos adicionales, el costo total serÆ menor debido a la reducción 
en el costo de la mano de obra. Un procedimiento com¼n en el campo es marcar con gis intervalos de 2 
pies en la cimbra y colocar los estribos a ojo entre esas marcas. Esta pr§ctica se combina con una colo-
caci·n algo violenta del concreto pesado en la cimbra seguida de un vigoroso vibrado. Estas pr§cticas 
del trabajo de campo deben hacer ver al estudiante claramente lo absurdo que resulta especiýcar espacia-
mientos te·ricos extra¶os de los estribos, tales como 4 @ 6 7/16 plg, o bien 6 @ 5 3/8 plg ya que no se 
acostumbra tal posicionamiento cuidadoso en los miembros reales. Por esto, el proyectista normalmente 
especiýcar§ espaciamientos de los estribos en m¼ltiplos de pulgadas enteras y quiz§s en m¼ltiplos de 3 
plg o 4 plg.

Con los programas de computadora disponibles es fÆcil obtener arreglos teóricos de los estribos 
que conduzcan a una cantidad m²nima de refuerzo por cortante requerido. El uso de tales programas es 
ciertamente œtil para el proyectista, pero se deben revisar los valores resultantes y adaptarlos a patrones 
econ·micos simples con arreglos simples de espaciamiento; tales como m¼ltiplos de 3 plg, por ejemplo.

En la Tabla 8.1 se presenta un resumen de los pasos requeridos en el dise¶o de los estribos verticales. 
Para cada paso se indica el n¼mero de la secci·n aplicable del c·digo. Los autores han encontrado que 
esta tabla es muy œtil para el estudiante, como referencia en el diseæo de estribos.

Tabla 8.1 Resumen de los pasos necesarios para el diseæo de estribos verticales.

¿Es necesario el refuerzo por cortante?

1. Dibuje el diagrama de Vu. 9.4.3.1
2. Calcule Vu a una distancia d del apoyo (con ciertas excepciones). 9.4.3.2
3. Calcule �Vc � 2��y ��f �

cbwd (o use el m®todo alterno). 22.5.5.1

4.  Se necesitan estribos si Vu � 12�Vc (con algunas 
excepciones en losas, zapatas, miembros cortos, 
unidades de nœcleo hueco, vigas reforzadas con 
ýbra de acero y viguetas).

9.6.3.1

Diseæo de los estribos

1. Calcule la separaci·n te·rica entre estribos s � Av fyd�Vs 22.5.10.5.3

   donde Vs � �Vu � �Vc���.
2. Determine la separaci·n m§xima para proveer un §rea m²nima 9.6.3.3

   de refuerzo por cortante s � 
0.75

fyAv

bw��f �

c

�  pero no mÆs que 
Av

50bw

fy

3. Calcule la separaci·n m§xima: d�2 � 24 plg, si Vs � 4 ��f �

cbwd. 9.7.6.2.2

4. Calcule la separaci·n m§xima: d4 � 12 plg, si Vs � 4 ��f �

cbwd. 9.7.6.2.2

5. Vs no puede ser � 8 ��f �

cbwd 22.5.1.2
6. Separaci·n m²nima pr§ctica � 3 o 4 plg.
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EJEMPLO 8.2

La viga mostrada en la Figura 8.10 se seleccion· usando fy ��60 000 lb/plg2 y f �c ��3 000 lb/plg2, peso normal. 
Determinar la separaci·n te·rica de los estribos del #3 � para cada una de las siguientes fuerzas cortantes:

a) Vu ��12 000 lb

b) Vu ��40 000 lb

c) Vu ��60 000 lb

d) Vu ��150 000 lb

Solución

a) Vu ��12 000 lb (usando ����1.0 para concreto de peso normal)

fVc = f2l = (0.75) 2(1.0) 3 000 lb/plg2 (14 plg)(24 plg) = 27 605 lb

1
2
fVc = 13 803 lb > 12 000 lb � No se requieren estribos

bwdf �

c

b) Vu ��40 000 lb 
Se requieren los estribos porque Vu > 12�Vc. 
Separación teórica

fVc + fVs = Vu

Vs =
Vu fVc

f
=

40 000 lb 27 605 lb
0.75

= 16 527 lb

s =
Av fyd

Vs
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)(24 plg)

16 527 lb
= 19.17��

�.

Separaci·n m§xima para proveer Av mínima

3 000 lb/plg2
�

3 000 lb/plg2
�

s =
Av fy

0.75 f �

c

�

bw
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)

(0.75 )(14 plg)
= 22.95 plg

s =
Av fy

50bw
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)

(50)(14 plg)
= 18.86 plg

Vs = 16 527 lb < (4)( )(14 plg) (24 plg)= 73 614 lb

� s mÆxima=
d
2

= 12 plg ��controles s = 12.0 plg

Figura 8.10 Secci·n transversal de la viga del Ejemplo 8.2 
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c) Vu ��60 000 lb 
 Espaciamiento te·rico

Vs =
Vu fVc

f
=

60 000 lb 27 605 lb
0.75

= 43 193 lb

s =
Avfytd

Vs
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)(24 plg)

43 193 lb
= 7.33 plg � controles

Separaci·n m§xima para proveer Av mínima

s =
Avfyt

0.75 bw
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)

(0.75 3 000 lb/plg2)(14 plg)
= 22.95 plg

s =
Avfy
50bw

=
(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)

(50)(14 plg)
= 18.86 plg

Vs = 43 193 lb < (4)( )(14 plg)(24 plg) = 73 614 lb

� s mÆxima=
d
2

= 12 plg s = 7.33 plg

�

3 000 lb/plg2
�

f �

c

d) Vu ��150 000 lb

Vs =
150 000 lb 27 605 lb

0.75
= 163 193 lb

163 193 lb > (8)( 3 000 lb/plg2)(14 plg)(24 plg) = 147 228 lb

Vs no debe tomarse > 8 f bwd

� Se requiere entonces una viga mayor y/o con valor f �

c mayor

�

�

c

�

EJEMPLO 8.3

Seleccionar estribos #3 ��para la viga mostrada en la Figura 8.11, para la cual wD ��4 klb/pie y wL ��6 klb/pie. f �c 
��4 000 lb/plg2, peso normal y fy ��60 000 lb/plg2.

So luc i ón

Vu en la cara del apoyo izquierdo  ���7 pies) (1.2 ħ 4 klb por pie lineal�1.6 ħ 6 klb por pie lineal���
��100.8 klb  ��100 800 lb 

Vu a una distancia d de la cara del soporte =
84 plg 22.5 plg

84 plg
(100 800 lb) = 73 800 lb

fVc = f2l bwd = (0.75)(2) (1.0 (15 plg)(22.5 plg) = 32 018 lb4 000 lb/plg2
�

f �

c

�

Estos valores se muestran en la Figura 8.12.

Vu = fVc + fVs

fVs = Vu fVc = 73 800 lb 32 018 lb = 41 782 lb

Vs =
41 782lb
0.75

= 55 709 lb

ALFAOMEGA
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Separaci·n m§xima de estribos ��d/2 ��11.25 plg ya que Vs es < 4 ��f �

cbw d � 85 382 lb. La separaci·n te·rica 
m§xima a una distancia d desde la cara del apoyo izquierdo es 

s =
Avfytd

Vs
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)(22.5 plg)
(55 709 lb)

= 5.33 plg ��controles

Figura 8.12 Diagrama de cortante para el Ejemplo 8.3

concreto soportante

100.8 klb

100 800 lb

73 800 lb

"22 =2
1 1.875’

d

7’ 0"

fVc = 32 018 lbfVs

fVc fVc /2 = 16 009 lb

estribos necesarios hasta aquí

cara del apoyo

Diagrama de Vu

estribos necesarios para 
5.89 pies = 71 plg

Figura 8.11 Informaci·n dada para el Ejemplo 8.3.
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Separaci·n m§xima para proveer Av mínima de estribo

s =
Avfyt

0.75 bw
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)

(0.75 )(15 plg)
= 18.55 plg

s =
Avfyt

50bw
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)

(50)(15 plg)
= 17.6 plg

4 000 lb/plg2
�

f �

c

�

àEn qu® posici·n es s = 9 plg OK?

Vu = Vc + Vs = 32 ,018 lb + 0.75
Av fyd

s

= 32 ,018 lb +
(0.75 )(2)(0.11 plg. 2

)(60 ,000 lb/plg2 )(22 .5 plg. )

9 plg.

= 56 ,768 lb

Vu = 100 ,800 lb � 14 ,400 x = 56 ,768 lb , x = 3.058 pies = 36 .69 plg

àEn que posici·n puede terminarse los estribos? La terminaci·n ocurre cuando Vu < ‰�Vc 

Vu = 100 800 lb ï 14 400x = 16 009 lb, x = 5.888 pies = 70.66 plg

Los resultados de c§lculos similares que relacionan el valor de x con la separación de los estribos, s, se mues-
tran en la tabla.

 
Distancia desde la 
cara del apoyo (plg)

 
 

Vu (lb)
 

Vs =
Vu fVc

f
(lb)

Teórica

s =
Avfytd

Vs
(plg)

0 a d � 22.5 73,800 55,709 5.33
 26.38 69,143 49,500 6
 30.80 63,842 42,432 7
 34.11 58,863 37,126 8
 40.82 51,819 26,401 d/2 = 11.25

Separaciones seleccionadas
Distancia Distancia acumulada

1 @ 2 plg � 2 plg 2 plg

6 @ 5 plg � 40 plg 42 plg > 36.69 plg

4 @ 9 plg � 36 plg 78 plg > 70.66 plg

         73 plg Separación simØtrica respecto al eje central

Como ya se mencion·, es una buena pr§ctica separar los estribos en m¼ltiplos de 3 plg o 4 plg entre 
centros. Por ejemplo, es muy razonable seleccionar en el Ejemplo 8.3 las siguientes separaciones: 1 @ 
2 plg, 8 @ 5 plg y 4 @ 9 plg. Se requiere un total de 13 estribos en cada extremo de la viga. Muchas 
otras opciones son posibles, tal vez requiriendo menos estribos; por ejemplo: 1 @ 2 plg, 5 @ 5 plg, 2 
@ 7 plg y 2 @ 11 plg tambi®n satisfagan los requerimientos del cortante con 11 en vez de 13 estribos 
en cada extremo. Sin embargo, es un poco m§s complicado que el primer esquema de estribos. Algunos 
despachos de c§lculo podr²an incluso usar 1 @ 2 plg y 14 @ 5 plg, s·lo para mantener las cosas sencillas.   

En el Ejemplo 8.4 a continuaci·n, el valor de Vc para la viga del Ejemplo 8.3 se calcula por el m®to-
do alternativo de la Secci·n 22.5.5.1 del c·digo.
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EJEMPLO 8.4

Calcular el valor de Vc a una distancia de 3 pies desde el extremo izquierdo de la viga del Ejemplo 8.3 y la Figura 
8.11 usando la Tabla 22.5.5.1 del ACI.

Vc = 1.9l + 2 500rw
Vud
Mu

bwd 3.5l bwd��f �

c

�

��f �

c

�

So luc i ón

 n      = 1.0 agregado de peso normal

 Wu = (1.2) (4 klb por pie lineal) + (1.6) (6 klb por pie lineal) =14.4 klb-pie

Midiendo x desde el centro del apoyo izquierdo, el valor de x que corresponde a 3 pies desde la cara es 3.5 pies.

Vu =
wu l

2
� wux =

(14 .4 klb-pie) (15 pie)
2

� (14 .4 klb-pie)(x)

= 57 .6 k (at x = 3.5 pies desde el centro del soporte izquierdo

Mu =
wu lx

2
�

wu x2

2
=

(14 .4 klb-pie) (15 pie) (3.5 pie)
2

�
(14 .4 klb-pie)(3.5 pie)2

2

= (14 .4 klb-pie) (100 .8 klb) � (3 pie) (1.5 pie) (14 .4 klb-pie) = 289 .8 pie-klb

w =
5.06 plg. 2

(15 plg) (22 .5 plg)
= 0.0150

Vud

Mu

=
(57 .6 klb) (22 .5 plg. )
(12) (289 .8 pie-klb)

= 0.374 < 1.0

Vc = [1.9(1.0) � 4000 lb/plg2 + (2500 ) (0.0150 ) (0.374 )] (15 plg) (22 .5 plg)

= 45 ,290 lb < (3.5 � 4000 lb/plg2 ) (15 plg.) (22 .5 plg.) = 74 ,709 lb

En las vigas uniformemente cargadas consideradas hasta ahora, se ha supuesto que tanto las cargas 
muertas como las cargas vivas se extienden de extremo a extremo de los claros. Aunque esta pr§ctica 
produzca la m§xima Vu en los extremos de los claros simples, no producir§ m§ximos en los puntos inte-
riores. Para tales puntos, las fuerzas cortantes m§ximas se obtienen cuando la carga viva uniforme se 
extiende del punto considerado al apoyo extremo m§s distante. Para el Ejemplo 8.5, la fuerza cortante 
se determina en el extremo de la viga (carga viva en todo el claro) y luego en el centro del claro de la 
viga (carga viva s·lo a un lado) y se supone una relaci·n lineal en puntos intermedios. Aunque el ACI 
espec²ýcamente no hace comentarios sobre la colocaci·n variable de la carga viva para producir fuerzas 
cortantes m§ximas, ciertamente es su intenci·n que los ingenieros sit¼en las cargas a ýn de maximizar 
las fuerzas cortantes de diseæo.

EJEMPLO 8.5

Seleccionar estribos #3 � para la viga del Ejemplo 8.3, suponiendo que la carga viva se coloca de manera que pro-
duzca una fuerza cortante m§xima en el extremo de la viga y al centro de la misma.
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So luc i ón  

Vu m§xima en el extremo izquierdo ���7 pies���1.2 � 4 klb por pie lineal ��1.6 �6 klb por pie lineal����110.8 klb 
��100 800 lb. 

Para Vu m§xima en el centro del claro, la carga viva se coloca como se muestra en la Figura 8.13.

Vu en el centro del claro ��50 400 lb � (7 pies���1.2 � 4 klb por pie lineal����16.8k ��16 800 lb

Vc = 2(1.0) (15 plg)(22.5 plg) = 42 691 lb4 000 lb/plg2
�

Vu a una distancia d de la cara del apoyo ��78 300 lb tal como se determina por las proporciones de la Figura 
8.14.

Vu = fVc + fVs

fVs = Vu fVc = 78 300 lb 0.75)(42 691 lb) = 46 282 lb en el extremo izquierdo

Vs =
46 282 lb

0.75
= 61 709 lb

Figura 8.13 Disposici·n de las cargas para el cortante m§ximo en la mitad del claro de la viga.

1.6 � 6. klb/pie

1.2 � 4 klb/pie

50.4 klb 84.0 klb

7’ 0" 7’ 0"

Figura 8.14 Diagrama de cortante del Ejemplo 8.5.

concreto soportante

100 800 klb

16 800 lb

78 300 lb

"22 =2
1 1.88’

d

fVc

2 = 16 009 lb

fVs

fVc

fVc  = 32 018 lb

estribos necesarios hasta 
el centro del claro
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àEn qu® posici·n es s = 9 plg OK?

Vu = Vc + Vs = 32,018 + 0.75
Av fyt d

s
= 32,016 +

(0.75)(2)(0.11 plg.2)(60 ,000 lb/plg2)(22 .5 plg)
9 plg

= 56,768 lb

Vu = 100 ,800 � 12,000 x = 56,768 , x = 3.67 pies = 44 .0 plg.

Los resultados de c§lculos similares que relacionan el valor de x con la separación de los estribos, s, se mues-
tran en la tabla.

Las separaciones l²mites son las mismas que en el Ejemplo 8.3. Las separaciones te·ricas se dan en la siguiente 
tabla:

 
Distancia desde la 
cara del apoyo (pies)

 
 

Vu (lb)
 

Vs =
Vu fVc

f
(lb)

Separación teórica

requerida s =
Avfytd

Vs
(plg)

0 a d � 1.875 78 300 61 709  4.81
 2 76 800 59 709  4.97
 2.638 69 143 49 500  6
 3.67 56 768 33 000  9
 5 40 800 11 709 > M§ximo 11.25

Un arreglo posible (estribos del #4 ser²a mejor)

1 @ 2 plg= 2 plg

8 @ 4 plg= 32 plg

2 @ 6 plg= 12 plg

5 @ 9 plg= 45 plg

          91 plg > 84 plg Separaciones simØtricas respecto al centro del claro

EJEMPLO 8.6

Seleccionar separaciones para estribos #3 � para una viga T con bw ��10 plg y d ��20 plg, de acuerdo con el diagra-
ma Vu mostrado en la Figura 8.15, con fy ��60 000 lb/plg2 y f �c ��3 000 lb/plg2, concreto de peso normal.

So luc i ón  

(con referencia a la Figura 8.16)
Vu a una distancia d de la cara del apoyo

= 44 000 lb +
72 plg 20 plg

72 plg
(68 000 lb 44 000 lb) = 61 333 lb

� = 1.0 para concreto de peso normal.

fVc = (0.75) 2(1.0) (10 plg)(20 plg) = 16 432 lb

fVc

2
=

16 432 lb
2

= 8 216 lb

3 000 lb/plg2
�

[ENTRA ECUACION p.241]
2 2

= 56 768 lb
 = 100 800 12 000x = 56 768, x
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Los estribos se necesitan para una distancia = 72 plg +
24 000 lb 8 216 lb

24 000 lb
(72 plg) = 119.5 plg

Vs en el extremo izquierdo �Vu � �Vc��� � �61 333 lb � 16 432 lb��0.75 � 59 868 lb, que es mayor que  
4 ��f �

cbw d � (4 )(10)(20) =�����3 000
�

 43 818 pero menor que 8 ��f �

cbw d. Por consiguiente la separaci·n m§xima de 
estribos en ese intervalo es d/4 = 5 plg.

La separaci·n m§xima de estribos =
d
4 = 20

4 = 5 plg cuando Vs > 4 bwd = (4 )(10 plg)(20 plg) =43 818 lb.f �

c

�

3 000 lb/plg2
�

 
Mediante las proporciones tomadas de la columna Vs en la tabla, Vs ocurre a 43 818 lb aproximadamente a 4.66 pies 
o 56 plg del extremo izquierdo de la viga.

La separaci·n m§xima permitida para proveer una Av mínima de estribos es el menor de los dos siguientes 
valores de s.

s =
Avfyt

0.75 bw
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)

(0.75 )(10)
= 32.13 plg

s =
Avfyt

50bw
=

(2)(0.11 plg2)(60 000 lb/plg2)

(50)(10 plg)
= 26.4 plg

f �

c

�

3 000 lb/plg2
�

Figura 8.15 Diagrama de cortante del Ejemplo 8.6.

Figura 8.16 Diagrama de cortante m§s detallado para el Ejemplo 8.6.

V
U 

= 61.33 klb

d = 20 plg

68 klb

68 klb

44 klb

44 klb

24 klb

24 klb

6’ 6’ 6’ 6’

estribos
no necesarios

concreto soportante

68 000 lb 61 333 lb

72"

52" 23"

72"

44 000 lb

24 000 lb

d = 20"

fVc  = 16 432 lb

estribos necesarios 
hasta aquí

"24 1
2

"24 1
2

"9’ 11 1
2

fVc

2 = 8 216 lb
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Las separaciones te·ricas en puntos diversos en la viga se calculan en la siguiente tabla:

 
Distancia desde la 
cara del apoyo (pies)

 
 

Vu (lb)
 

Vs =
Vu fVc

f
(lb)

Separación teórica

requerida s =
Avfytd

Vs
(plg)

 
Separación 

m§xima (plg)

0 a d � 20 61 333 59 868  4.41"  4.41
 36 56 000 52 758  5.00"  5.00
 72 44 000 36 757  7.18"  5.00
 72 24 000 10 091 26.16" 10.00

En la Figura 8.17 se muestra un resumen de los resultados de los c§lculos precedentes, en donde la l²nea negra 
continua representa las separaciones m§ximas entre estribos permitidas por el c·digo y la l²nea punteada representa 
las separaciones teóricas calculadas requeridas para Vu � �Vc.

De esta informaci·n los autores seleccionaron las siguientes separaciones:

 1 @ 3 plg � 3 plg

 17 @ 4 plg � 68 plg

 5 @ 10 plg � 50 plg

  121 plg

 SimØtrica respecto al centro del claro
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Figura 8.17 Diagrama de cortante detallado del Ejemplo 8.6. 

8.11 SEPARACIÓN ECONÓMICA DE LOS ESTRIBOS

Cuando se requieren estribos en un miembro de concreto reforzado, el c·digo especiýca las separaciones 
permisibles m§ximas entre d�4 y d�2. Sin embargo, usualmente se considera que las separaciones de 
estribos menores de d�4 no son econ·micas. Muchos proyectistas usan un m§ximo de tres separaciones 



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

8.11 Separaci·n econ·mica de los estribos 249

diferentes en una viga. £stas son d�4, d�3 y d�2. Es posible obtener f§cilmente un valor de �Vs para cada 
tamaæo y cada tipo de estribos para cada una de estas separaciones.8

Observe que el nœmero de estribos es igual a d/s y que si usamos separaciones de d�4, d�3 y d�2 
podemos ver que n es igual a 4, 3 o 2. Por tanto, el valor de �Vs se puede calcular para cualquier sepa-
raci·n, tama¶o y tipo de estribo. Por ejemplo, para estribos #3 �� separados a d�2 con ���� 0.75 y  
fy � 60 klb/plg2,

fVs =
fAvfyt d

s
=

(0.75)(2 0.11 lb/plg2)(60 klb)(d)

d/2
= 19.8 klb

Los valores mostrados en la Tabla 8.2 se calcularon de este modo para estribos de 60 klb/plg2. 
Un ejemplo del uso de esta tabla lo vemos en la viga y el diagrama Vu del Ejemplo 8.3, ilustrados en 

la Figura 8.12 donde se seleccionaron estribos #3 � de 60 klb/plg2 para una viga con d igual a 22ī plg. 
Para la separación mínima de d�4, podemos calcular �Vc���39.6 klb ��32.018 klb ��39.6 klb ��71.6 
klb. Se hacen cÆlculos similares para separaciones de d�3 y d�2 y obtenemos, respectivamente, 61.7 klb 
y 51.8 klb. El diagrama de fuerza cortante se repite en la Figura 8.18 y los valores precedentes se indican 
en el diagrama con proporciones o con un escalímetro.

Tabla 8.2 Valores para estribos de 60 klb/plg2.

s �Vs para estribos #3 � (klb) �Vs para estribos #4 � (klb)

d�2 19.8 36
d�3 29.7 54
d�4 39.6 72

8Neville, B.B., ed., 1984, Simpliýed Design Reinforced Concrete Buildings of Moderate Size and Height (Skokie, IL: Portland 
Cement Association), p§gs. 3-12 y 3-16.

Figura 8.18 Aplicaci·n de la Tabla 8.2 al Ejemplo 8.3.

Separaci·n: 

estribos necesarios para 5.89 pies

2.72’ 2.49’
0.68’

100.8 klb

73.8 klb

d

fVc  + 39.6 = 71.6 klb

fVc  + 29.7 = 61.7 klb

fVc  + 19.8 = 51.8 klb

fVc  = 32.0 klb

fVc

2 = 16.0 klb

d
3

d
2

d
2
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De esta información vemos que podemos usar d�4 para los primeros 2.72 pies, d�3 para el 
siguiente tramo de 0.68 pie y d�2 para los restantes 2.49 pies. Luego, se redondean las separaciones 
(preferentemente en m¼ltiplos de 3 plg). Tambi®n, para esta viga en particular probablemente usar²amos 
la separación de d�4 en el tramo de 0.68 pies y luego d�2 en el resto de la distancia requerida.

8.12 FRICCIÓN AL CORTANTE Y MÉNSULAS

Si se presenta una grieta en un miembro de concreto reforzado (ya sea causada por cortante, þexi·n, con-
tracci·n, etc.) y si a las piezas de concreto en los lados opuestos de la grieta se les impide el movimiento 
de separación, habrÆ una gran resistencia al deslizamiento a lo largo de la grieta debido a las rugosas e 
irregulares superýcies del concreto. Si se provee refuerzo a trav®s de la grieta para impedir desplaza-
mientos relativos a lo largo de la misma, el cortante serÆ resistido por la fricción entre las caras, por la 
resistencia al desprendimiento de porciones salientes del concreto y por la acción de clavija del refuerzo 
que cruza la grieta. La transmisi·n del cortante bajo estas circunstancias se llama fricción al cortante . 

Las fallas por fricci·n al cortante tienen m§s probabilidad de ocurrir en miembros cortos y peralta-
dos sometidos a fuerzas cortantes intensas y momentos þexionantes peque¶os. £stas son las situaciones 
donde ocurren las grietas casi verticales. Si tanto el momento como la fuerza cortante son grandes, ocu-
rrir§n grietas de tensi·n diagonal y se formar§n §ngulos grandes con la vertical. £sta es la situaci·n que 
se analiz· en las Secciones de la 8.1 a la 8.11.

Un miembro corto en voladizo con relación de claro libre al peralte ( a/d) de 1.0 o menor se llama 
mØnsula. Un miembro as² se muestra en la Figura 8.19. El concepto de fricci·n al cortante provee un 
m®todo conveniente para dise¶ar los casos en que el dise¶o por tensi·n diagonal no es aplicable. Las 
situaciones mÆs comunes en que se usa el diseæo por fricción al cortante se presentan en las mØnsulas y 
en las conexiones precoladas, pero tambi®n se puede aplicar a las interfaces entre las piezas de concreto 
coladas en momentos diferentes y en las interfaces entre el concreto y secciones de acero, etcØtera. 

Cuando las m®nsulas o extremos cortos en voladizo de las conexiones precoladas soportan fuertes 
cargas concentradas, est§n sujetos a posibles fallas de fricci·n al cortante. Las l²neas punteadas en la 
Figura 8.19 muestran las posiciones probables de estas fallas. Se notar§ que en los casos de apoyo en los 
extremos, las grietas tienen tendencia a ocurrir formando §ngulos de aproximadamente 20Á respecto a la 
dirección de la aplicación de la fuerza.

No se dedica espacio en este cap²tulo para proveer un ejemplo de dise¶o de fricci·n al cortan-
te, pero se har§n algunas observaciones generales al respecto. (En la Secci·n 12.13 de este texto se 
presenta un ejemplo numØrico de fricción al cortante en relación con la transmisión de fuerzas hori -

sección precoladamØnsula

a
Vu

20�

Vu

Figura 8.19 Fallas posibles por fricción al cortante.
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zontales en la base de una columna hacia la zapata.) Primero se supone que se ha formado una grieta, 
como se muestra con las l²neas punteadas en la Figura 8.19. Conforme se desarrolla un deslizamiento 
a lo largo de la superýcie agrietada, la rugosidad de las superýcies del concreto ocasiona que las caras 
opuestas del concreto se separen.

La separaci·n del concreto es resistida por el refuerzo de tensi·n (Avf) provisto a trav®s de la grieta. 
Se supone que este acero se deforma hasta que cede. (Una abertura de la grieta de 0.01 plg probablemen-
te ser§ suýciente para desarrollar la resistencia a la þuencia de las varillas.) La fuerza de sujeci·n desa-
rrollada en las varillas Avf fy provee una resistencia por fricción igual a Avf fy�, donde ��es el coeýciente 
de fricci·n (se dan valores para diferentes situaciones en la Secci·n 22.9.4.2 del c·digo). 

La resistencia de dise¶o por cortante del miembro debe igualar al menos a la fuerza cortante, para 
ser tomada como

fVn = =Vu fAvf fy

El valor de fy usado en esta ecuaci·n no puede exceder de 60 klb/plg2 y el refuerzo por fricción cor -
tante a trav®s o perpendicular a la grieta por cortante se obtiene con la expresi·n

Avf =
Vu

ffy

Este refuerzo debe colocarse apropiadamente a lo largo del plano de corte. Si no hay un momento 
þexionante calculado, las varillas se deben colocar con una separaci·n uniforme. Si hay un momento cal-
culado, es necesario distribuir las varillas en el §rea de tensi·n por þexi·n del plano de corte. Las varillas 
deben anclarse suýcientemente en ambos lados de la grieta para que desarrollen su resistencia a la þuencia 
por medio del empotramiento, ganchos, varillas con anclaje interno u otros mØtodos. Como el espacio es a 
menudo limitado en estas situaciones, suele ser necesario soldar las varillas a dispositivos especiales, tales 
como largueros o §ngulos de acero. Las varillas deben anclarse en concreto conýnado (es decir, se deben 
utilizar estribos de columnas o concreto externo o alg¼n otro refuerzo).

Cuando las vigas estÆn apoyadas sobre mØnsulas, puede haber problema con la contracción y la 
expansi·n de las vigas, que transmiten fuerzas horizontales sobre las m®nsulas. Cuando tales fuerzas 
estÆn presentes, la placa de apoyo bajo la carga concentrada debe soldarse al acero de tensión. Basado en 
varias pruebas, el C·digo ACI (Secci·n 16.5.3.5) establece que la fuerza horizontal usada debe ser por 
lo menos igual a 0.2Vu, a menos que se adopten disposiciones especiales para evitar fuerzas de tensión.

La presencia de tensi·n directa a trav®s de una superýcie agrietada obviamente reduce la capacidad 
de transmisi·n de esfuerzo cortante. Entonces, la resistencia a la compresi·n directa se incrementa. 
Como consecuencia, la Secci·n 22.9.4.5 del c·digo permite el uso de una carga de compresi·n perma-
nente para aumentar la fuerza de sujeci·n por fricci·n cortante. En la Figura 8.20 se muestra una m®nsula 
comœn junto con su refuerzo.

Tambi®n debe proveerse suýciente §rea de concreto y la Secci·n 22.9.4.4 del c·digo da los l²mites 
superiores para la fuerza cortante, Vn, transferida a trav®s de una superýcie de falla de fricci·n al cortante 
basÆndose en la resistencia del concreto y el Ærea de contacto. Para concreto de peso normal coloca-
do monolíticamente o colocado contra concreto intencionalmente desbastado, Vn no puede exceder el 
menor valor de

Vn 0.2f �

c Ac,

480 + 0.08f �

c )Ac, y

1 600Ac

Para todos los demÆs casos,

Vn 0.2f �

c Ac,

800Ac

donde Ac es el §rea de concreto de contacto a lo largo de la superýcie de falla de fricci·n al cortante. Las 
unidades para estas ecuaciones son: Vn (lb), fôc (lb/plg2), y Ac (plg2).

�

�
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8.13 RESISTENCIA AL CORTANTE DE MIEMBROS SOMETIDOS A FUERZAS AXIALES

Los miembros de concreto reforzado sometidos a fuerzas cortantes pueden estar al mismo tiempo car-
gados con fuerzas axiales de compresi·n o de tensi·n debido al viento, a sismos, cargas gravitacionales 
aplicadas a miembros horizontales o inclinados, a la contracci·n en miembros conýnados, etc. Estas 
fuerzas pueden afectar el dise¶o por cortante de los miembros. Las cargas de compresi·n tienden a impe-
dir que se formen grietas. Como consecuencia, proveen a los miembros de mayores Æreas de compresión 
y así de mayores resistencias al cortante. Por otra parte, las fuerzas de tensión agrandan las grietas y 
reducen las resistencias al cortante porque reducen las Æreas de compresión. 

Cuando existe una compresi·n axial considerable, puede usarse la siguiente ecuaci·n para calcular 
la capacidad de carga por cortante de un miembro de concreto:

 Vc = 2 1 +
Nu

2 000 Ag
� bwdfc��

�

�

 (Ecuaci·n 22.5.6.1 del ACI)

Para un miembro sometido a una fuerza de tensi·n axial considerable, la capacidad por cortante del 
concreto puede determinarse con la siguiente expresi·n:

 Vc = 2 1 +
Nu

500 Ag
� bwdfc

�

�

 (Ecuaci·n 22.5.7.1 del ACI)

En esta expresi·n, la carga axial Nu es negativa si la carga es de tensi·n. N·tese que si el valor 
calculado de Nu/Ag para usarse en esta ecuaci·n es de 500 lb/plg2 o mayor, el concreto habrÆ perdido su 
capacidad para tomar cortante. (El valor de Vc aplicado no puede ser menor que cero.)

Las expresiones en unidades del SI para las Ecuaciones 22.5.6.1 y 22.5.7.1 del ACI son, respectivamente,

Vc = 0.17

= 0.17

1 +
Nu

14Ag

Vc 1 +
0.29Nu

Ag

(� )bwdfc
�

�

(� )bwdfc
�

�

placa de apoyo soldada a las varillas

varilla transversal soldada 
a las otras varillas

estribos (enrollados alrededor de las varillas)

Figura 8.20 Ejemplo de m®nsula.
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En lugar de usar la Ecuaci·n 22.5.6.1 del ACI para calcular la capacidad por cortante de las seccio-
nes sometidas a cargas de compresi·n axial, puede usarse la Tabla 22.5.6.1 del ACI. En esta ecuaci·n 
puede sustituirse un momento revisado, Mm, en vez de Mu en la sección considerada y Vud�Mu no se 
limita a 1.0 como normalmente lo es. La Ecuaci·n 22.5.6.1 no es aplicable si Mm es negativo.   

 1.9� + 2 500rw
Vud
Mu

bwd 3.5� bwdfc��
� fc

�  (Ecuaci·n 22.5.6.1a del ACI)

 Mm = Mu Nu
4h d

8
 

 Vc no puede ser > 3.5� bwd 1 +
Nu

500Ag

�

fc��
�

� ���������
 (Ecuaci·n 22.5.6.1b del ACI)

En unidades del SI, la ecuaci·n 22.5.6.1a del ACI es

Vc = 0.16� + 17 rw
Vud
Mu

bwd 0.29� bwdfc
�

�

fc
�

�

La ecuaci·n 11-7 es

Vc = 0.29� bwd 1 +
0.3Nu

Ag

�

fc
�

�

El Ejemplo 8.7 a continuaci·n ilustra el c§lculo de la resistencia por cortante de un miembro de 
concreto cargado axialmente.

EJEMPLO 8.7

Para la secci·n de concreto mostrada en la Figura 8.21 en la cual f �c es de 3 000 lb/plg2, peso normal (����1.0)

a) Determinar Vc si ninguna carga axial est§ presente usando la Ecuaci·n 22.5.5.1 del ACI.

b)  Calcular Vc usando la Ecuaci·n 22.5.6.1 del ACI si el miembro est§ sometido a una carga axial de compresi·n 
de 12 000 lb.

c)  Repetir la parte b) usando la Ecuaci·n 22.5.6.1a revisada del ACI. En la secci·n considerada, suponga que  
Mu ��30 pie-klb y Vu ��40 klb. Use Mm en lugar de Mu.

d) Calcular Vc si la carga de 12 000-lb es de tensi·n.

��

���

���������

���

���

����

�� ��

Figura 8.21 Secci·n transversal de la viga del Ejemplo 8.7.

ALFAOMEGA
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So luc i ón  

c) Mm = (12 plg/pies)(30 00 pie-lb 12 000 lb
4 26 plg 23 plg

8
= 238 500 plg-lb

Vud
Mm

=
(40 klb)(23 plg)

238.5 plg-klb
= 3.857 > 1.00, sin embargo, no se limita a 1.0

Vc = 1.9(1.0) + (2 500)
3.00 plg2

(14 plg)(23 plg)
(3.857) (14 plg)(23 plg)

= 62 437 lb

Pero no > 3.5(1.0) (14 plg)(23 plg) 1 +
12 000 lb

(500 lb/plg2)(14 plg)(26 plg)

�

= 63 731 lb OK

d) Vc = 2 1 +
12 000 lb

(500)(14 plg)(26 plg)
(1.0) (14 plg)(23 plg)

= 32 950 lb

3 000 lb/plg2
�

3 000 lb/plg2
�

3 000 lb/plg2
�

a) Vc = 2(1.0) (14 plg)(23 plg) = 35 273 lb

b) Vc = 2 1 +
20 000 lb

(2 000)(14 plg)(26 plg)
(1.0) (14 plg)(23 plg) = 36 242 lb

< 3.5( 1.0) (14 plg)(23 plg) = 61 728 lb

3 000 lb/plg2
�

3 000 lb/plg2
�

3 000 lb/plg2
�

[ ][ ]

8.14 REQUISITOS PARA EL DISEÑO POR CORTANTE EN VIGAS DE GRAN PERALTE

Hay algunos requisitos especiales para el dise¶o por cortante que se dan en la Secci·n 9.9 del c·digo para 
los miembros a þexi·n de gran peralte con valores `n /d iguales o menores que cuatro, cargados en una 
cara y soportados sobre la otra, para que puedan desarrollarse puntales de compresión entre las cargas y 
los soportes. Un miembro as² se muestra en la Figura 8.22a). Algunos miembros de esta clase son vigas 
cortas de gran peralte con cargas intensas, losas de muros bajo cargas verticales, muros de cortante y 
quizÆ losas de piso sometidas a cargas horizontales. 

Si las cargas se aplican por los lados o por el fondo del miembro (como en el caso en que las vigas 
se conectan por sus lados o por su parte inferior), como se ilustra en las Figuras 8.22b) y 8.22c), deben 
seguirse las especiýcaciones acostumbradas de dise¶o por cortante descritas antes en este cap²tulo, sea 
el miembro de gran peralte o no.

a)

P

P

P

P

b) c)

Figura 8.22 Conýguraciones de vigas de gran peralte.
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Los §ngulos que forman las grietas inclinadas en los miembros a þexi·n de gran peralte (medidos 
desde la vertical) son usualmente mucho m§s peque¶os que 45Á; en algunas ocasiones son casi vertica-
les. Por tanto, cuando se requiere refuerzo en el alma, Øste tendrÆ que estar menos separado que en las 
vigas de peralte normal. Adem§s, el refuerzo del alma tiene que ser tanto vertical como horizontal. Estas 
grietas casi verticales indican que las fuerzas principales de tensión son primordialmente horizontales, 
por lo que el refuerzo horizontal es particularmente efectivo para resistirlas.

Las disposiciones detalladas del c·digo relativas al dise¶o por cortante para vigas de gran peralte, 
conjuntamente con los n¼meros aplicables de secci·n del ACI, son como sigue:

1. Las vigas de gran peralte deben dise¶arse usando el procedimiento descrito en el Cap²tulo 23 
del c·digo (Ap®ndice C en este libro de texto) o usando un an§lisis no lineal (Secci·n 9.9.1.2 del  
C·digo ACI).

2. La resistencia nominal al cortante Vn para vigas de gran peralte no exceder§ a 10 ��f �

cbw d. (Sección 
9.9.2.1, C·digo ACI)

3. El §rea del refuerzo por cortante Av perpendicular al claro debe igualar al menos a 0.0025 bws y 
s no debe ser mayor que d�5 o 12 plg (Secci·n 9.9.3.1a del C·digo ACI); s es la separación del 
refuerzo por cortante o torsión medida en una dirección paralela al refuerzo longitudinal.

4. El §rea del refuerzo por cortante, Avh, paralelo al claro no debe ser menor que 0.0025bws2 y s2 
no debe ser mayor que d�5 o 12 plg (Secci·n 9.9.3.1b del C·digo ACI); s2 es la separación del 
refuerzo por cortante medida en una dirección perpendicular al refuerzo longitudinal de las vigas.

Observe que se requiere mÆs refuerzo vertical que horizontal por cortante, porque se ha demostrado 
que el refuerzo vertical es m§s efectivo que el refuerzo horizontal. El tema de las vigas de gran peralte 
se contin¼a en el Ap®ndice C de este libro de texto.

8.15 COMENTARIOS INTRODUCTORIOS SOBRE TORSIÓN

Hasta aæos recientes, los factores de seguridad requeridos por los códigos de diseæo para proporcionar 
miembros a þexi·n y a cortante eran muy grandes y los miembros de gran tama¶o resultantes pod²an casi 
siempre resistir todos los momentos de torsi·n, excepto los muy grandes. Sin embargo, actualmente esto 
ya no es así, debido a que resultan miembros mÆs pequeæos que se seleccionan al usar el procedimiento 
de diseæo por resistencia y la torsión necesita ser considerada con mucha mÆs frecuencia.

La torsi·n puede ser muy signiýcativa en las vigas curvas, en las escaleras de caracol, en las vigas 
con cargas aplicadas exc®ntricamente y aun en vigas de fachada con claros entre las columnas exteriores 
de ediýcios. Estas ¼ltimas soportan los bordes de las losas de piso, las vigas de piso, los muros de corti-
na y las fachadas, por lo que reciben sus cargas con cierta excentricidad. En la Figura 8.23 se muestran 
varios casos donde la torsión puede ser un problema.

Cuando los miembros de concreto simple se someten a torsión pura, se agrietan a lo largo de líneas 
espirales a 45Á si la tensi·n diagonal resultante excede la resistencia de dise¶o del concreto. Aunque 
estos esfuerzos de tensión diagonal producidos por la torsión son muy similares a los causados por el 
cortante, se presentan en todas las caras de un miembro. Como consecuencia, se suman a los esfuerzos 
causados por dicho cortante en un lado de la viga y se sustraen a ellos en el otro lado.

Los miembros de concreto reforzado sometidos a grandes fuerzas de torsi·n pueden fallar repenti-
namente si no est§n provistos de refuerzos de torsi·n. La adici·n de este refuerzo de torsi·n no cambia 
la magnitud de la torsión que causa las grietas diagonales, pero impide que los miembros se desgarren. 
Como consecuencia, podr§n resistir momentos de torsi·n sustanciales sin fallar. Las pruebas han demos-
trado que son necesarias varillas longitudinales y estribos cerrados o espirales para interceptar las nume-
rosas grietas por tensi·n diagonal que ocurren en todas las superýcies de las vigas sometidas a fuerzas 
de torsión apreciables. Debe haber una varilla longitudinal en cada esquina de los estribos para resistir 
los componentes horizontales de la tensi·n diagonal causada por la torsi·n. El Cap²tulo 15 de este texto 
se dedica por completo a la torsión.

ALFAOMEGA
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a)  Viga rectangular con  
carga exc®ntrica

b)  Viga T invertida que soporta 
las reacciones de vigas

c) Vigas en balc·n

d )  Viga de fachada con torsi·n causada 
por vigas de piso

viga de fachada

viga de piso

viga de piso

Figura 8.23 Algunos casos donde los esfuerzos de torsi·n pueden ser signiýcativos.
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8.16 EJEMPLO EN UNIDADES SI

EJEMPLO 8.8

Determinar la separaci·n requerida de estribos del #10 en el extremo izquierdo de la viga mostrada en la 
Figura 8.24, si f �c= 21 MPa, peso normal y fy = 420 MPa.

So luc i ón  

Vu @ extremo izquierdo = (4 m)(84.6 kN/m) = 338.4 kN
Vu @ una distancia d desde el extremo izquierdo

= 338.4 kN
750 mm

1 000 mm
(84.6 kN/m) = 274.95 kN

fVc = (0.17 (� )f) bwd = (0.17)(0.75)[(1.0)( (400 mm)(750 mm)

= 175 284 N = 175.28 kN

f �

c 21 MPa)]

Vu = fVc + fVs

Vs =
Vu fVc

f
=

274.95 kN 171.85 kN
0.75

= 137.47 kN

Considerando estribos del #10

s teórica =
Avfytd

Vs
=

(2)(71 mm2)(420 MPa)(750 mm)

(132.88 kN)(103)
= 336 mm

ALFAOMEGA
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OK

s m§xima para proveer una Av m²nima para los estribos es el menor de (Tabla 9.6.3.3 del ACI)

8.17 EJEMPLOS CON COMPUTADORA

EJEMPLO 8.9

Repetir el Ejemplo 8.2c) usando la hoja de c§lculo de Excel provista en el Cap²tulo 8.

So luc i ón  

Abra la hoja de c§lculo e ingrese valores en las celdas sombreadas de amarillo (s·lo en las hojas de c§lculo de Excel, 
no el ejemplo impreso). Estos incluyen valores para Vu, f �c, �, bw, d, Av y fyt. Se muestra la separación s requerida de 
los estribos en la Celda C19 (s ��7.33 plg.). Use buen juicio para introducir un valor real para la separaci·n en la 
celda debajo (escoja a s). Se muestra un valor seleccionado de s ��7.00 plg. Este valor no debe exceder el valor cal-
culado de s, así como tampoco el valor � sm§x controlanteò listado algunas celdas debajo. En la celda rotulada ñRevi-
se �Vc���Vs� estÆ la capacidad al cortante de la sección con la separación real de los estribos que usted ingresó en 
�seleccione sò. Exceder§ al valor ingresado de Vu si el dise¶o es correcto. En este caso, la capacidad es de 61 548 lb 
que excede a Vu de 60 000 lb. Varias advertencias aparecer§n si su valor de ñseleccione s �� es demasiado grande.

�����
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Figura 8.24 Informaci·n dada para el Ejemplo 8.8. 

s = Av fyt�0.062 f c bw = (2 × 71 mm 2 )(420 MPa )�(0.062 )( 21 MPa )(400 mm ) = 525 mm

y

s =
Av fyt

bw

=
(2 × 7 1 mm 2) (420 MPa )

(0.35)400 mm
= 426 mm

�MÆximo s =
d
2

=
700 mm

2
= 375 mm � controles

Usar s = 325 mm

��
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PROBLEMAS

Problema 8.1 El C·digo ACI provee los siguientes valores l²mite 
para el cortante en miembros sometidos s·lo a cortante y þexi·n: 
2 ��f �

c , 4 ��f �

c  y 8 ��f �

c . ¿QuØ representa cada uno de estos valores 
l²mite?

Problema 8.2 Si la fuerza cortante m§xima en un miembro se pre-
senta en un apoyo, el código bajo ciertas condiciones permite al 
proyectista calcular la fuerza cortante a una distancia d de la cara 
del apoyo. Describa la situación cuando puede usarse esta fuerza 
cortante reducida.

Problema 8.3 àPor qu® limita el c·digo el esfuerzo m§ximo de 
þuencia de dise¶o que puede usarse en los c§lculos de dise¶o para 
el refuerzo por cortante a 60 000 lb/plg2 (sin incluir la malla sol-
dada de alambre)?

Problema 8.4 ¿QuØ es la fricción cortante y dónde es mÆs proba-
ble que sea considerada en el dise¶o de concreto reforzado?

AnÆlisis por cortante

Problema 8.5 ¿CuÆl es la resistencia de diseæo por cortante de la 
viga mostrada si f �c  = 4 000 lb/plg2 y fv = 60 000 lb/plg2? No se 
dispone de refuerzo por cortante. (Resp. �Vc te·rico = 29 219 lb, 
�Vc/2 = 14 610 lb controles)

���

���

���

����

��

Problema 8.6 Repita el Problema 8.5 si el peralte total de la viga 
es de 32 plg y f �c  = 3 000 lb/plg2.

ALFAOMEGA
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Problema 8.9 (Resp. 44 114 lb.)

estribos #4
@ 8"

16"

22" 34"

6"

3"

3"

5"

Diseæo por cortante

Problema 8.10 Si f �c  = 3 000 lb/plg2, Vu = 60 klb y bw = ‰d, 
seleccione una sección rectangular de viga sin usar refuerzo en el 
alma. Use concreto ligero con arena y bw estÆ en pulgadas enteras.

En los Problemas 8.7 a 8.9, calcule �Vn para las secciones mos-
tradas si el fy de los estribos es 60 klb/plg2 y f �c  = 4 000 lb/plg2.

Problema 8.7 (Resp. 58 572 lb.)

���

���

��

���

�����������

�����

Problema 8.8

estribos #3
@ 10"

12"

21"

4"

3"

En los Problemas del 8.11 al 8.19, para las vigas y las cargas dadas, seleccione la separaci·n de los estribos, si f �c  = 4 000 lb/plg2 para 
concreto de peso normal y fy = 60 000 lb/plg2. La carga muerta indicada incluye el peso de la viga. No considere movimiento de cargas 
vivas, a menos que se pida espec²ýcamente. Suponga estribos #3 �, a menos que se especiýque otra cosa.

Problema 8.11 (Una posible respuesta 1 @ 6 plg, 10 @ 12 plg.)

wD = 1 klb/pie
 wL = 2 klb/pie

28"

24"

16"

4 # 11

3"

27"
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Problema 8.13 Repita el Problema 8.12 considerando las posicio-
nes de la carga viva que causen cortante m§ximo en el extremo y 
cortante m§ximo en el centro del claro. (Una posible respuesta 1 
@ 4 plg, 4 @ 8 plg, 2 @ 10 plg, 4 @ 13 plg.)

Problema 8.12

���

���
��

���
���

����

������������
�

������������
�

Problema 8.14

28"
1
225 "

1
22 "

15"

6’ 6’ 6’

5 #10

 PL = 20 klb  PL = 20 klb

wD = 4 klb/pie

Problema 8.15 (Una posible respuesta 1 @ 6 plg, 8 @ 12 plg.)

PL = 30 klb

wD = 1.5 klb/pie

12’ 12’

20"

32"
38"

24’

8 #7 3"

3"

Problema 8.16 Use estribos #4 �. (Una posible respuesta 1 @ 3 
plg, 8 @ 5 plg, 2 @ 8 plg, 5 @ 10 plg.)

���
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Problema 8.17 Use estribos #4 �. 
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Problema 8.18

wD = 1 klb/pie
 wL = 2 klb/pie

30’

4"

27"

60"

23"

10"

6 #9

Problema 8.19 Si la viga del Problema 8.14 tiene una carga facto-
rizada axial de compresi·n de 120 klb, adem§s de las otras cargas, 
calcule �Vc y rediseæe los estribos. (Una posible respuesta 3 estri-
bos 1 @ 4 plg, 3 @ 10 plg, 4 @ 12 plg.)

Problema 8.20 Repita el Problema 8.19 si la carga axial es 
de tensión. Use estribos #4 �.

En los Problemas 8.21 a 8.22 repita los problemas dados 
usando la hoja de c§lculo de Excel del Cap²tulo 8.

Problema 8.21 Si Vu = 56 400 lb en una secci·n espec²ýca 
determine la separaci·n te·rica de los estribos #3 � para la 
viga del Problema 8.11. (Resp. s te·rica = 11.90 plg, use 
m§xima = 11 plg.)

Problema 8.22 Si Vu = 79 600 lb en una secci·n espec²ýca 
determine la separación de los estribos del #4 � para la viga 
del Problema 8.12.

Problema 8.23 Prepare un diagrama de þujo para el dise¶o 
de estribos para vigas rectangulares T o I.

Problemas en unidades SI

En los Problemas 8.24 a 8.26, para las vigas y cargas dadas, seleccione la separaci·n entre estribos si f �c  = 21 MPa y 
fyt = 420 MPa. Las cargas muertas mostradas incluyen los pesos de las vigas. No considere el movimiento de cargas 
vivas. Use estribos #10 �.

Problema 8.24

450 mm 70 mm

820 mm

750 mm

8 m

wD = 24 kN/m
 wL = 35 kN/m

4 #26
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Problema 8.25 (Una posible respuesta estribos #10, 1 @ 100 mm, 13 @ 300 mm)

8 #29

wD = 50 kN/m

PL = 100 kN

3 m 3 m

600 mm

350 mm

740 mm

70 mm

70 mm8 m

Problema 8.26

wD = 20 N/m
 wL = 36 kN/m

6 #29

730 mm

450 mm

4 m

70 mm

800 mm

ALFAOMEGA



Capítulo 9

Introducción al estudio de columnas

9.1 GENERALIDADES

En este capítulo se presenta un anÆlisis introductorio sobre columnas de concreto reforzado con especial 
®nfasis en las columnas cortas, robustas sometidas a momentos þexionantes peque¶os. Suele decirse 
que tales columnas est§n ñcargadas axialmenteò. En el Cap²tulo 10 se estudiar§n las columnas cortas y 
robustas con momentos þexionantes grandes, mientras que las columnas largas o esbeltas se tratar§n en 
el Cap²tulo 11.

Las columnas de concreto pueden clasiýcarse en las tres siguientes categor²as: 
Pedestales o bloques cortos a compresión. Si la altura de un miembro vertical a compresi·n es 

menor que tres veces su dimensi·n lateral m§s peque¶a, puede considerarse como un pedestal. 
El C·digo ACI (Secciones 2.3, 14.1.3d, y 14.5) establece que un pedestal puede dise¶arse con 
concreto simple o sin refuerzo, con un esfuerzo m§ximo de dise¶o a compresi·n igual a 0.60� f �

c ,  
donde � es 0.60. Si tambi®n est§ presente el esfuerzo de þexi·n, su efecto debe considerarse. Si 
la carga total aplicada al miembro es mayor que los l²mites de esfuerzo, ser§ necesario ya sea 
incrementar el §rea de la secci·n transversal del pedestal o bien dise¶arlo como una columna de 
concreto reforzado, tal y como se describe en la Secci·n 9.9 de este cap²tulo.

Columnas cortas de concreto reforzado. Si una columna de concreto reforzado falla debido a la falla 
inicial del material, se clasiýca como columna corta. La carga que puede soportar est§ regida por las 
dimensiones de su secci·n transversal y por la resistencia de los materiales de que est§ construida. 
Consideramos que una columna corta es un miembro m§s bien robusto con poca þexibilidad.

Columnas largas o esbeltas de concreto reforzado. A medida que las columnas se hacen m§s esbel-
tas, las deformaciones por þexi·n tambi®n aumentar§n, as² como los momentos secundarios 
resultantes. Si estos momentos son de tal magnitud que reducen signiýcativamente la capacidad 
de carga axial de la columna, ®sta se denomina larga o esbelta.

Cuando una columna estÆ sometida a momentos primarios (aquellos momentos causados por las 
cargas aplicadas, rotaciones de los nudos, etc.), el eje del miembro se deþexiona lateralmente, dando por 
resultado momentos adicionales iguales a la carga de la columna multiplicada por la deþexi·n lateral. 
Estos momentos se llaman momentos secundarios o momentos P-ȹ y se ilustran en la Figura 9.1. 

Una columna que tiene momentos secundarios grandes se llama columna esbelta y es necesario 
dimensionar su secci·n transversal para la suma de los momentos primarios y secundarios. El prop·sito 
del ACI es permitir dise¶ar las columnas como columnas cortas si el efecto secundario o efecto Pȹ no 
reduce su resistencia en m§s de 5%. Las relaciones de esbeltez efectivas se describen y eval¼an en el 
Cap²tulo 11 y se usan para clasiýcar las columnas como cortas o como esbeltas. Cuando las relaciones 
son mayores que ciertos valores (seg¼n que las columnas est®n o no arriostradas lateralmente), se clasi-
ýcan como columnas esbeltas.

Los efectos de esbeltez pueden despreciarse en aproximadamente 40% de todas las columnas no 
arriostradas y en aproximadamente 90% de aquellas arriostradas contra el desplazamiento lateral.1  

1Portland Cement Association, 2011, Notes on ACI 318-11. Building Code Requirements for Structural Concrete (Skokie, IL), 
p§gs. 11-13.
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Sin embargo, estos porcentajes probablemente disminuyen a¶o tras a¶o, debido al uso creciente de 
columnas m§s esbeltas dise¶adas con el m®todo de resistencia, usando materiales m§s resistentes y con 
una mejor noci·n del comportamiento por pandeo de las columnas.

9.2 TIPOS DE COLUMNAS

Una columna de concreto simple puede soportar muy poca carga, pero su capacidad de carga aumenta 
mucho si se le agregan varillas longitudinales. Pueden lograrse incrementos sustanciales de resistencia 
proporcionando restricci·n lateral a las varillas longitudinales. Bajo cargas de compresi·n, las columnas 
no s·lo tienden a acortarse longitudinalmente, sino tambi®n a expandirse lateralmente debido al efecto 
de Poisson. La capacidad de tales miembros puede aumentar considerablemente si se les provee restric-
ci·n lateral en forma de estribos cerrados estrechamente separados o espirales helicoidales enrolladas 
alrededor del refuerzo longitudinal.

Las columnas de concreto reforzado se denominan columnas con estribos o zunchadas (con espira-
les), dependiendo del m®todo usado para apuntalar lateralmente o sujetar en su lugar a las varillas. Si la 
columna tiene una serie de estribos cerrados, como se muestra en la Figura 9.2a), se denomina columna 
con estribos. Tales estribos son muy efectivos para aumentar la resistencia de la columna: impiden que 
las varillas longitudinales se desplacen durante la construcci·n y resisten la tendencia de las mismas 
varillas a pandearse hacia afuera bajo la carga, lo que causar²a que el recubrimiento exterior de concreto 
se quiebre o se desconche. Generalmente, las columnas con estribos son cuadradas o rectangulares, pero 
pueden ser octagonales, redondas, con forma de L, etc®tera.

Las columnas cuadradas y rectangulares son las m§s com¼nmente usadas por la simplicidad de su 
cimbra. Algunas veces, sin embargo, cuando se usan en espacios abiertos, las columnas circulares son 
muy atractivas. La cimbra para las columnas redondas suele hacerse con tubos de cart·n o de pl§stico 
que se desprenden y desechan una vez que el concreto ha fraguado.

Si una espiral continua helicoidal hecha con varillas o alambr·n grueso se enrolla alrededor de las 
varillas longitudinales, como se muestra en la Figura 9.2b), la columna se denomina columna zunchada 
o con espiral. Las espirales son m§s efectivas que los estribos para incrementar la resistencia de una 
columna. Las espirales de paso estrecho cumplen muy bien su funci·n de sujetar las varillas longitudina-
les en su lugar y de conýnar el concreto interior, con lo que se aumenta considerablemente su resistencia 
a la compresi·n axial. Conforme el concreto dentro de la espiral tiende a expandirse lateralmente bajo 
la carga de compresi·n, en la espiral empieza a desarrollarse un esfuerzo de tensi·n de aro y la columna 
no fallar§ hasta que la espiral ceda o se rompa, permitiendo el resquebrajamiento del concreto interior. 
Las columnas zunchadas suelen ser redondas, pero tambi®n pueden fabricarse con secciones rectangu-
lares, octagonales y de otras formas. Para estas columnas, la disposici·n de las varillas sigue siendo 

Figura 9.1 Momento secundario o momento P�.

Momento secundario � P�

�

P

P

M

M
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Figura 9.2 Tipos de columnas.

recubrimiento

varillas 
longitudinales

columna con 
estribos

a)

estribos

n¼cleo

espiral

columna zunchada 
o con espiral 

b)

columna compuesta 
c)

columna compuesta 
d)

concreto

tubo de acero 
estructural

Cimbras de columnas. (Cortes²a de Economy Forms Corporation.)
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circular. Las espirales, si bien acrecientan la resistencia de las columnas debido al aumento en la elastici-
dad, aumentan apreciablemente los costos. Como consecuencia, generalmente se usan s·lo en columnas 
grandes con exceso de carga y en columnas en zonas s²smicas debido a su resistencia considerable a las 
cargas s²smicas. (En zonas no s²smicas, probablemente m§s de 9 de 10 columnas de concreto reforzado 
existentes son con estribos.) Las espirales aumentan muy eýcazmente la ductilidad y tenacidad de las 
columnas, pero son bastante m§s caras que las columnas con estribos.

Las columnas compuestas, ilustradas en las Figuras 9.2c) y 9.2d), son columnas de concreto reforza-
das longitudinalmente con perýles de acero, que pueden o no estar rodeados por varillas de acero estruc-
tural, o pueden constar de perýles tubulares de acero estructural rellenos con concreto [com¼nmente se 
les llama columnas Lally (columna tubular llena de hormigón) ].

9.3 CAPACIDAD POR CARGA AXIAL DE LAS COLUMNAS

En la pr§ctica no existen las columnas cargadas en forma axial perfecta, pero un an§lisis de tales miem-
bros proporciona un punto de partida excelente para explicar la teor²a del dise¶o de columnas reales 
con cargas exc®ntricas. Varias ideas b§sicas pueden explicarse para las columnas con carga axial pura 
y las resistencias obtenidas se¶alan l²mites te·ricos superiores que pueden veriýcarse claramente con 
pruebas reales.

Desde hace ya varias d®cadas se sabe que los esfuerzos en el concreto y en las varillas de refuerzo de 
una columna que soporta una carga a largo plazo no pueden calcularse con exactitud. Podr²a pensarse que 
tales esfuerzos se pueden determinar multiplicando las deformaciones unitarias por los m·dulos de elasti-
cidad apropiados. Pero esta idea no es factible en la pr§ctica porque el m·dulo de elasticidad del concreto 
var²a con la carga, debido al þujo pl§stico y a la contracci·n. As² es que puede verse que las partes de la 
carga tomada por el concreto y por el acero var²an con la magnitud y la duraci·n de las cargas. Por ejemplo, 
cuanto mayor sea el porcentaje de cargas muertas y mayor sea el tiempo que est§n aplicadas, tanto mayor 
es el þujo pl§stico en el concreto y mayor es el porcentaje de carga tomada por el refuerzo.

Aunque los esfuerzos en columnas no pueden predecirse en el intervalo el§stico con ning¼n grado 
de exactitud, varias d®cadas de pruebas han mostrado que la resistencia ¼ltima de las columnas s² se 
puede estimar muy bien. Adem§s, se ha demostrado que las proporciones de las cargas vivas y muer-
tas, la duraci·n de la carga y otros aspectos, tienen poca inþuencia en la resistencia ¼ltima. Ni siquiera 
importa si es el concreto o acero el que primero alcanza tal resistencia. Si uno de los dos materiales 
se acerca a su resistencia ¼ltima, sus grandes deformaciones causar§n que los esfuerzos en el otro 
aumenten m§s r§pido.

Por estas razones, s·lo consideraremos aqu² la resistencia ¼ltima de las columnas. En la falla, la ¼ltima 
resistencia te·rica o resistencia nominal de una columna corta cargada axialmente puede determinarse 
con bastante precisi·n mediante la expresi·n siguiente, en la que Ag es el §rea total del concreto y Ast es 
el §rea total de la secci·n transversal del refuerzo longitudinal, incluyendo varillas y perýles de acero:

 Pn = 0.85f �

c (Ag Ast) + fyAst  (Ecuaci·n 22.4.2.2 del ACI)

9.4 FALLAS DE COLUMNAS CON ESTRIBOS Y ESPIRALES

Si una columna corta con estribos se carga hasta que falle, parte del recubrimiento de concreto se despren-
der§ y, a menos que los estribos est®n poco separados entre s², las varillas longitudinales se pandear§n casi 
inmediatamente al desaparecer su soporte lateral (el recubrimiento de concreto). Tales fallas a menudo 
pueden ser muy repentinas y han ocurrido con frecuencia en estructuras sometidas a cargas s²smicas.

Cuando las columnas zunchadas se cargan hasta fallar, la situaci·n es muy diferente. El recubri-
miento de concreto se desconchar§ pero el n¼cleo permanecer§ ýrme y si el zunchado es de paso peque-
¶o, el n¼cleo ser§ capaz de resistir una cantidad apreciable de carga adicional m§s all§ de la carga que da 
lugar al desconchamiento. El zunchado con paso reducido conjuntamente con las varillas longitudinales 
forman una jaula que conýna en forma muy efectiva al concreto. Como consecuencia, el desconchado 
del recubrimiento de una columna zunchada provee una advertencia de que ocurrir§ una falla si la carga 
se incrementa m§s.
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La pr§ctica estadounidense no toma en cuenta ning¼n exceso de capacidad que pueda darse despu®s 
del desconchamiento, ya que considera que una vez que ®ste ocurre, la columna perder§ su utilidad, por 
lo menos desde el punto de vista de los ocupantes del ediýcio. Por esta raz·n, el zunchado se dise¶a con 
un poco m§s de resistencia que el recubrimiento que se supone que va a resquebrajarse. El desconcha-
miento da aviso de una falla inminente y luego la columna tomar§ un poco m§s de carga antes de fallar. 
Dise¶ar el zunchado con un poco m§s de resistencia que el recubrimiento no aumenta mucho la resisten-
cia ¼til de la columna, pero conduce a una falla gradual o d¼ctil.

La resistencia del recubrimiento est§ dada por la siguiente expresi·n, en donde Ac es el Ærea del 
n¼cleo cuyo di§metro se considera igual a la distancia entre los bordes exteriores de la espiral:

Resistencia del recubrimiento = 0.85f �

c(Ag Ac)

Considerando que la tensi·n de aro estimada que se produce en las espirales es debido a la presi·n 
lateral del n¼cleo y por pruebas, puede demostrarse que el acero del zunchado es por lo menos el doble 
de efectivo para aumentar la capacidad ¼ltima de la columna como el acero longitudinal.2,3 Por consi-
guiente, la resistencia de la espiral puede calcularse aproximadamente por la siguiente expresi·n, en 
donde �s es el porcentaje de acero espiral:

Resistencia de la espiral = 2rsAc fyt

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

0.85f �

c(Ag Ac) = 2rs Ac fy

rs = 0.425
(Ag Ac)f �

c

Ac fy
= 0.425

Ag

Ac
1

f �

c

fy

Para que la espiral sea un poco m§s resistente que el concreto desconchado, el c·digo (25.7.3) espe-
ciýca el porcentaje m²nimo de espiral con la expresi·n que sigue, en donde fyt es la resistencia de þuencia 
especiýcada del refuerzo espiral hasta 100 000 lb/plg2.

 rs = 0.45
Ag

Ac
1

f �

c

fy
 (Ecuaci·n 25.7.3.3 del ACI)

Una vez que se ha determinado el porcentaje requerido de acero de espiral, ®sta puede seleccionarse 
con la expresi·n que sigue, en donde �s est§ dada en t®rminos del volumen de acero en una vuelta:

rs =
volumen de espiral en una vuelta

volumen de nœcleo de concreto para un paso s

=
Vespiral

Vnœcleo

=
asp (Dc db)

(p D2
c/4)s

=
4as(Dc db)

sD2
c

En esta expresi·n, as es el §rea de la secci·n transversal de la varilla espiral, Dc es el diÆmetro del 
n¼cleo de extremo a extremo de la espiral, y db es el di§metro de dicha varilla (v®ase la Figura 9.3). El 
proyectista puede suponer un di§metro para la varilla espiral y despejar el paso requerido. Si los resulta-
dos no parecen razonables, puede tratar con otro di§metro. El paso usado debe estar dentro de los l²mites 
indicados en la siguiente secci·n de este cap²tulo. De hecho, la Tabla A.14 (v®ase el Ap®ndice A), que se 
basa en esta expresi·n, permite al proyectista seleccionar directamente las espirales.

2Park, A. y Paulay, T., 1975, Reinforced Concrete Structures (Hoboken, NJ: John Wiley & Sons), p§gs. 25, 119-121.
3Considere, A., 1902, �Compressive Resistance of Concrete Steel and Hooped Concrete, Part I� , Engineering Record, diciembre 
20, p§gs. 581-583; ñParte IIò, diciembre 27, p§gs. 605-606.
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Columnas redondas zunchadas.
(Cortes²a de EFCO Corp.)

h

Dc

db

s � paso

Figura 9.3 Dibujo que muestra los t®rminos de la espiral de una columna. 
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Columnas con capiteles en forma de martillo para el puente Gandy, Tampa, Florida.
(Cortes²a de EFCO Corp.)

9.5 REQUISITOS DEL CÓDIGO PARA COLUMNAS COLADAS EN OBRA

El C·digo ACI especiýca relativamente pocas limitaciones en las dimensiones, el refuerzo, la restricci·n 
lateral y otros aspectos relacionados con las columnas de concreto. Algunas de las limitaciones m§s 
importantes son las siguientes:

1. El porcentaje de refuerzo longitudinal no debe ser menor que el 1% del §rea transversal total de 
una columna (C·digo ACI, Secci·n 10.6.1.1). Se cree que si la cantidad de acero es menor que 
1%, habr§ una posibilidad bien deýnida de que ocurra una falla no d¼ctil repentina, como en el 
caso de una columna de concreto simple. El valor m²nimo de 1% de acero reduce tambi®n el þujo 
pl§stico y la contracci·n y provee alguna resistencia a la þexi·n para la columna. En realidad, el 
c·digo (Secci·n 10.3.1.2) permite el uso de menos de 1% de acero si la columna se hubiera hecho 
m§s grande que lo necesario para soportar las cargas, por razones arquitect·nicas o de otra ²ndo-
le. En otras palabras, una columna se puede dise¶ar con 1% de acero longitudinal para soportar 
la carga factorizada y entonces puede agregarse m§s concreto sin incrementar el refuerzo ni la 
capacidad calculada de carga. En la pr§ctica real el porcentaje de acero para tales miembros debe 
ser 0.005 como m²nimo absoluto.

2. El porcentaje m§ximo de acero no debe ser mayor que 8% del §rea transversal total de la columna 
(C·digo ACI, Secci·n 10.6.1.1). Este valor m§ximo se estipula para prevenir el hacinamiento de 
las varillas. En la pr§ctica, es algo dif²cil ajustar m§s de 4 o 5% de acero en la cimbra y lograr que 
penetre el concreto en la cimbra y alrededor de las varillas. Cuando el porcentaje de acero es alto, 
se incrementa la posibilidad de que se formen cavidades alveolares en el concreto. Si esto ocurre, 
puede haber una reducci·n sustancial en la capacidad de carga de la columna. Usualmente el por-
centaje de refuerzo no debe exceder 4% cuando las varillas van a empalmarse por traslape. Debe 
recordarse que si el porcentaje de acero es muy alto, las varillas pueden disponerse en racimos.

3. El n¼mero m²nimo de varillas longitudinales permisibles en miembros a compresi·n (C·digo 
ACI, Secci·n 10.7.3.1) es como sigue: cuatro para varillas con estribos rectangulares o circula-
res, tres para varillas dentro de estribos triangulares y seis para varillas rodeadas por espirales o
para columnas de marcos de momento especial conýnadas por aros circulares. En el caso de que 
hubiera menos de ocho varillas en un arreglo circular, la orientaci·n de las varillas puede alterar 
la resistencia de momentos en columnas exc®ntricamente cargadas. Este aspecto debe conside-
rarse en el dise¶o seg¼n el Comentario ACI (R10.7.3.1).
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4. El c·digo no provee directamente un §rea de secci·n transversal m²nima de la columna, pero 
para proveer el recubrimiento necesario fuera de estribos o espirales y para proveer la separa-
ci·n necesaria entre varillas longitudinales de una cara de la columna a la otra, es obvio que son 
necesarios di§metros o anchos m²nimos de aproximadamente de 8 a 10 plg. Con el prop·sito de 
usar el menor espacio de piso posible como sea rentable, a menudo son convenientes columnas 
peque¶as. De hecho, en ocasiones, las columnas delgadas se colocan o ñescondenò en los muros.

5. Cuando se usan columnas con estribos, ®stos no deber§n ser menores al #3, siempre que las 
varillas longitudinales sean del #10 o menores. El tama¶o m²nimo es el #4 para varillas longitu-
dinales mayores que el #10 y para varillas en racimos. Tambi®n puede usarse alambre corrugado 
o malla de alambre soldado con un §rea equivalente (C·digo ACI secci·n 25.7.2.2).

En unidades del SI, los estribos no deben ser menores del #10 para varillas longitudinales 
del #32 o menores y del #13 para varillas longitudinales mayores.

La separaci·n centro a centro de los estribos no deber§ ser mayor que 16 veces el di§metro 
de las varillas longitudinales, 48 veces el di§metro de los estribos, ni que la menor dimensi·n 
lateral de la columna. Los estribos deben colocarse de tal manera que cada varilla longitudinal 
de esquina y alternada tengan soporte lateral suministrado por la esquina de un estribo con un 
§ngulo incluido no mayor de 135Á. Ninguna varilla debe localizarse a una distancia mayor de 6 
plg libres4 a cada lado de una varilla soportada lateralmente de esta manera. Estos requisitos se 
dan en la Secci·n 25.7.2.1 del C·digo ACI. La Figura 9.4 muestra las disposiciones de estribos 
para varias secciones transversales de columnas. Algunos de los arreglos con estribos interiores, 
tales como los mostrados en las dos ¼ltimas ýlas de la ýgura, son m§s bien caros. Si las varillas 
longitudinales se colocan en c²rculo, pueden ponerse estribos redondos alrededor de ellas y las 
varillas no tienen que ligarse o restringirse individualmente de otra manera (Secci·n 25.7.2.4). El 
ACI tambi®n establece (Secci·n 10.7.6.1.5) que los requisitos para los estribos laterales pueden 
pasarse por alto si las pruebas y el an§lisis estructural muestran que las columnas son suýciente-
mente resistentes sin ellos y que tal construcci·n es factible.

Hay poca evidencia acerca del comportamiento de las varillas empalmadas y de las varillas 
en racimo. Por esta raz·n, la Secci·n R25.4.2.1 del Comentario establece que es aconsejable 
proveer estribos cuando se use concreto de muy alta resistencia a la compresi·n.

Los estribos no deben colocarse a mÆs de medio espaciamiento arriba de la parte superior 
de una zapata o losa ni a m§s de medio espaciamiento debajo de la varilla de refuerzo inferior en 
una losa o en un panel de plataforma (para ver un panel de plataforma, rem²tase a la Figura 16.1 
en el Cap²tulo 16). Cuando se conectan vigas a una columna desde cuatro direcciones, el ¼ltimo 
estribo en la columna puede estar debajo del refuerzo inferior de cualquiera de las vigas.

6. El C·digo ACI (Secci·n 25.7.3) establece que las espirales no deben tener di§metros menores 
de 3 / 8 de plg5 y que la separaci·n libre entre las vueltas de las espirales no debe ser menor de  
1 plg o mayor de 3 plg6. Si se requieren empalmes en las espirales, deben proveerse por trasla-
pes de acuerdo con el C·digo ACI, Secci·n 25.7.3.6, pero no menos que 12 plg7. En la Secci·n 
25.7.3.6 del C·digo ACI tambi®n se dan otras longitudes de traslape para empalme para varillas 
y alambres lisos sin recubrimiento, para varillas y alambres corrugados recubiertos con ep·xido, 
etc. Se usan varillas espaciadoras especiales para mantener las espirales en su lugar y con el paso 
deseado hasta que el concreto fragua. Estos espaciadores consisten en varillas verticales con 
ganchos peque¶os. Las espirales son soportadas por los espaciadores, no por las varillas longi-
tudinales. La Secci·n R26.6.2.2(b) del Comentario del ACI provee los n¼meros propuestos de 
espaciadores requeridos para columnas de diferentes tama¶os.

4 150 mm en el SI.
5 10 mm en el SI.
6 25 mm y 75 mm en el SI.
7 300 mm en el SI.
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7. El C·digo ACI 318 (Secci·n 25.7.2.4) establece que si las varillas longitudinales se ubican alre-
dedor del per²metro de un c²rculo, se permite un estribo circular completo. Los extremos del 
estribo circular deben traslaparse no menos que 6 pulgadas y terminar con ganchos est§ndar que 
se enlacen con una varilla longitudinal en la columna. Los traslapes en los extremos de los estri-
bos circulares contiguos deber§n colocarse al tresbolillo alrededor del per²metro que circunda a 
las varillas longitudinales. El comentario del c·digo para esa disposici·n advierte que son posi-
bles el desconchamiento vertical y la p®rdida de ýjaci·n del estribo si los extremos traspalados 
de los estribos circulares contiguos est§n anclados en una varilla longitudinal individual. Los 
estribos circulares contiguos no deber§n enlazarse con la misma varilla longitudinal con anclajes 
en los extremos del los ganchos. Aun cuando el refuerzo transversal en los miembros con varilla 
longitudinal que se ubica alrededor de la periferia de un c²rculo puede ser estribos espirales o 
circulares, las espirales generalmente son m§s efectivas.

9.6 PRECAUCIONES DE SEGURIDAD PARA COLUMNAS

Los valores de � especiýcados en la Secci·n 21.2.2 del c·digo para usarse en columnas son bastante 
menores que los estipulados para la þexi·n y el cortante (0.90 y 0.75, respectivamente). Se especiýca un 
valor de 0.65 para columnas con estribos y 0.75 para las columnas zunchadas. Para las columnas zuncha-
das se especiýca un valor ligeramente mayor de � por su mayor tenacidad. En la Secci·n 10.10 de este 
texto, se estudia un factor � variable, el cual se incrementa bajo ciertas condiciones. 

La falla de una columna es generalmente un asunto m§s delicado que la falla de una viga, porque 
una columna generalmente soporta una mayor parte de una estructura que una viga. En otras palabras, 
si una columna en un ediýcio falla, una mayor parte del ediýcio se derrumbar§ que si una viga falla. 
Esto es particularmente verdadero para una columna del piso inferior en un ediýcio de varios pisos. 
Como consecuencia, son convenientes valores menores de � para las columnas.

Hay otras razones para usar valores menores de � en columnas. Por ejemplo, es m§s dif²cil colar 
el concreto en una columna que en una viga. El lector puede imaginar f§cilmente la diýcultad de hacer 
pasar el concreto entre las estrechas paredes de la cimbra y a lo largo del refuerzo longitudinal y lateral 

Figura 9.4 Disposiciones típicas 
de estribos.
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de una columna. Como consecuencia, es probable que la calidad resultante del concreto en las columnas 
no sea tan buena como la del concreto en vigas y losas.

La resistencia a la falla de una viga depende normalmente del esfuerzo de þuencia del acero de 
tensi·n, que es una propiedad que se controla con mucha precisi·n en los talleres de laminado. Por otra 
parte, la resistencia a la falla de una columna est§ estrechamente relacionada con la resistencia ¼ltima 
del concreto, un valor que es muy variable. Los factores de longitud tambi®n afectan dr§sticamente la 
resistencia de las columnas, por lo que se hace necesario el uso de factores � peque¶os.

Es imposible que una columna quede cargada perfectamente en forma axial. Aun si las cargas pudie-
sen en un momento dado centrarse perfectamente, no se quedar²an en su lugar. Adem§s, las columnas 
pueden estar inicialmente desalineadas o tener otros defectos, con el resultado de que se generen þexio-
nes laterales. El viento y otras cargas laterales ocasionan que las columnas se þexionen y las columnas en 
los ediýcios con marcos r²gidos est§n sometidas a momentos, aun cuando el marco soporte s·lo cargas 
de gravedad.

9.7 FÓRMULAS DE DISEÑO

En las siguientes p§ginas, la letra e se usa para representar la excentricidad de la carga. El lector podr²a 
no entender este t®rmino, puesto que quiz§ ya ha analizado una estructura y ha calculado una carga 
axial Pu y un momento de þexi·n Mu, pero no una excentricidad e espec²ýca para una columna dada. El 
tØrmino e representa la distancia a la que la carga axial Pu tendr²a que estar situada desde el centro de la 
columna para producir a Mu. As²

Pue = Mu

o bien
e =

Mu

Pu

No obstante, hay muchas situaciones donde no hay momentos calculados para las columnas de 
una estructura. Por muchos a¶os, el c·digo especiýc· que tales columnas deb²an dise¶arse para ciertos 
momentos m²nimos, aun cuando no se hubieran calculado ningunos momentos. Esto se logr· requirien-
do a los proyectistas que supusieran ciertas excentricidades m²nimas para las cargas en sus columnas. 
Estos valores m²nimos fueron de 1 plg o 0.05h, rigiendo el valor mayor, para columnas zunchadas y de 
1 plg o 0.10h para columnas con estribos. (El t®rmino h representa el di§metro exterior de las columnas 
redondas o el ancho total de columnas cuadradas o rectangulares.) Se us· para el dise¶o un momento 
igual a la carga axial multiplicada por la excentricidad m²nima.

En el c·digo actual, las excentricidades m²nimas no est§n especiýcadas, pero se alcanza el mismo 
objetivo requiriendo que las capacidades te·ricas por carga axial (v®ase el texto de la Secci·n 9.3) 
se multipliquen por un factor que es igual a 0.85 para columnas zunchadas y a 0.80 para columnas 
con estribos. As², como se muestra en la Secci·n 22.4.2 del c·digo, la capacidad de carga axial de las 
columnas no debe ser mayor que los siguientes valores:

Para columnas zunchadas (� = 0.75)

� fPn(mÆx) = 0.85f[0.85f �

c (Ag Ast) + fy Ast  (Ecuaci·n 22.4.2.1b8 del ACI)

Para columnas con estribos (� = 0.65)

 fPn(mÆx) = 0.80f[0.85f �

c (Ag Ast) + fy Ast  (Ecuaci·n 22.4.2.1a9 del ACI)

Debe quedar claro que las expresiones anteriores pueden usarse sólo cuando el momento es bastan -
te pequeæo o cuando no hay un momento calculado.

Las ecuaciones presentadas aqu² son aplicables s·lo para situaciones donde el momento es suý-
cientemente peque¶o, a ýn de que e sea menor que 0.10h para columnas con estribos o menor de 0.05h 

8 La ecuaci·n mostrada incluye al factor �, que no se incluye en la Ecuaci·n 22.4.2.1b del ACI.
9 La ecuaci·n mostrada incluye al factor �, que no se incluye en la Ecuaci·n 22.4.2.1a del ACI.
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para columnas zunchadas. Las columnas cortas pueden dise¶arse completamente con estas expresiones 
siempre que los valores e queden bajo los l²mites descritos. Si los valores e son mayores que los valores 
l²mite y/o las columnas se clasiýcan como largas, ser§ necesario usar los procedimientos descritos en los 
siguientes dos cap²tulos.

9.8 COMENTARIOS SOBRE EL DISEÑO ECONÓMICO DE COLUMNAS

Las varillas de refuerzo son bastante caras, por lo que el porcentaje de refuerzo longitudinal usado en 
las columnas de concreto reforzado es un factor principal en su costo total. Esto quiere decir que bajo 
circunstancias normales debe usarse un peque¶o porcentaje de acero (quiz§s en el intervalo de 1.5% a 
3%). Esto puede lograrse usando columnas de mayor tama¶o y/o concretos de alta resistencia. Adem§s, 
si el porcentaje de las varillas se mantiene aproximadamente en este intervalo, habr§ suýciente espacio 
para colocarlas convenientemente en las columnas.

Los concretos de alta resistencia se pueden usar m§s econ·micamente en las columnas que en las 
vigas. Bajo cargas ordinarias, de s·lo 30 a 40% de la secci·n transversal de una viga est§ en compresi·n, 
mientras que el restante 60 a 70% est§ en tensi·n y supuestamente agrietado. Esto signiýca que si se 
usa un concreto de alta resistencia para una viga, 60 a 70% del concreto se desperdicia. Sin embargo, 
para una columna usual, la situaci·n es realmente diferente, porque un porcentaje mucho mayor de su 
secci·n transversal est§ en compresi·n. Como consecuencia, es muy econ·mico usar concretos de alta 
resistencia en columnas. Aunque algunos proyectistas han usado concretos con resistencias ¼ltimas de 
hasta 19 000 lb/plg2 (como en el Two Union Square, en Seattle) en el dise¶o de columnas con econom²a 
aparente, el uso de concretos de 5 000 a 6 000 lb/plg2 es la regla normal, cuando se especiýcan resisten-
cias superiores en las columnas.

Las varillas de refuerzo del Grado 60 son generalmente las m§s econ·micas para columnas en la 
mayor²a de las estructuras. Sin embargo, las varillas de Grado 75 pueden resultar m§s econ·micas en 
estructuras de gran altura, en particular cuando se usan en combinaci·n con concretos de altas resistencias. 

En general, las columnas con estribos son m§s econ·micas que las zunchadas, en particular si van 
a usarse secciones transversales cuadradas o rectangulares. Por supuesto, las columnas zunchadas, los 
concretos de alta resistencia y los porcentajes altos de acero ahorran espacio de piso. Debe usarse el 
menor n¼mero posible de diferentes tama¶os de columnas en un ediýcio. A este respecto, es muy poco 
econ·mico variar el tama¶o de una columna de piso a piso para satisfacer las diferentes cargas que 

Demolici·n de ediýcios de departamentos viejos.
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debe soportar. Esto quiere decir que el proyectista puede seleccionar un tama¶o de columna para el piso 
superior de un ediýcio de varios pisos (usando el menor porcentaje de acero posible) y luego continuar 
usando ese mismo tama¶o verticalmente hacia abajo en tantos pisos como sea posible aumentando el 
porcentaje de acero piso por piso seg¼n se requiera. Adem§s, es conveniente usar el mismo tama¶o de 
columna lo m§s posible en cada nivel. Esta consistencia de tama¶os proveer§ ahorros considerables en 
los costos de mano de obra.

La pr§ctica usual en las columnas de ediýcios de concreto reforzado de varios pisos es usar varillas 
verticales de un piso de altura unidas entre s² en jaulas preensambladas. £ste es el procedimiento preferi-
do cuando se usan varillas #1110 o menores, donde todas las varillas pueden empalmarse en una secci·n 
justo arriba de la l²nea de piso. Para columnas donde se requieren empalmes escalonados (como cuando 
se tienen varillas de mayor tama¶o), el n¼mero de empalmes puede reducirse usando jaulas de refuerzo 
preensambladas de dos pisos de altura.

A menos que las dimensiones m²nimas de las columnas o los di§metros de las varillas longitudina-
les controlen la separaci·n entre los estribos, la selecci·n de mayores tama¶os que sean pr§cticos para 
usarse en estribos aumentar§ su separaci·n y reducir§ su n¼mero. Esto puede dar como resultado alg¼n 
ahorro. Tambi®n puede ahorrarse dinero evitando estribos interiores, como los mostrados en las dos 
¼ltimas ýlas m§s de las columnas en la Figura 9.4. Sin estribos interiores, el concreto puede colarse m§s 
f§cilmente y se pueden usar revenimientos m§s bajos (con menos costos de concreto).

En ediýcios de poca altura, las losas de piso son a menudo algo delgadas y as² las deþexiones pue-
den ser un problema. Como consecuencia, deben usarse claros cortos y por ende separaciones peque¶as 
entre las columnas. A medida que los ediýcios son m§s altos, las losas de piso son m§s gruesas para 
ayudar a proveer estabilidad lateral. Para tales ediýcios, las deþexiones de las losas no ser§n mucho 
problema y las columnas pueden colocarse con separaciones mayores entre ellas.

Aunque las columnas en los ediýcios altos pueden colocarse a intervalos bastante grandes, no dejan 
de ocupar valioso espacio de piso. Por esta raz·n, muchos proyectistas tratan de colocar tantas columnas 
como sea posible en la periferia del ediýcio, con la idea de que no ocupen el valioso espacio interior. 
Adem§s, la omisi·n de columnas interiores provee m§s þexibilidad a los usuarios para la colocaci·n de 
muros divisorios y tambi®n hace posible la utilizaci·n de grandes espacios abiertos.

9.9 DISEÑO DE COLUMNAS CARGADAS AXIALMENTE

Como una breve introducci·n al dise¶o de columnas, se presenta en esta secci·n y en la siguiente el 
dise¶o de tres columnas cortas cargadas axialmente. Los efectos de momento y longitud no se toman en 
cuenta. Los Ejemplos 9.1 y 9.3 presentan el dise¶o de columnas cuadradas con estribos cargadas axial-
mente, mientras que en el Ejemplo 9.2 se ilustra el dise¶o de una columna redonda zunchada, cargada 
en forma similar. La Tabla A.15 del Ap®ndice A provee varias propiedades para columnas circulares que 
son en particular ¼tiles para el dise¶o de tales columnas.

EJEMPLO 9.1

Dise¶ar una columna cuadrada con estribos para soportar una carga muerta axial D de 130 klb y una carga viva 
axial L de 180 klb. Suponga inicialmente 2% de acero longitudinal, f �c = 4 000 lb/plg2 y fy = 60 000 lb/plg2.

Solución

Pu = (1.2)(130 klb) + (1.6)(180 klb) = 444 klb

Selección de las dimensiones de la columna

 fPn = f0.80[0.85f �

c (Ag Ast)+ fy Ast

444 = (0.65)(0.80)[(0.85)(4 klb/plg2)(Ag 0.02Ag)+ (60 klb/plg2)(0.02Ag

Ag = 188.40 plg2 Use 14 plg 14 plg(Ag = 196 plg2)

 (Ecuaci·n 22.4.2.1a del ACI)

10#36 en el SI. 



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

Selección de las varillas longitudinales

Sustituyendo en la ecuaci·n de la columna con Ag conocida y despejando Ast, obtenemos de la Ecuaci·n 22.4.2.1a 
del ACI,

444= (0.65)(0.80)[(0.85)(4 klb/plg2)(196 plg2 Ast) + 60 klb/plg2 Ast

Ast= 3.31 plg2 Use 6 varillas del # 73( .61 plg2)

Diseæo de los estribos (suponiendo varillas del #3)

Espaciado:

a) 48 plg 3
8 = 18 plg

b) 16 plg 7
8 = 14 plg �

c) Dim. mín. = 14 plg �Use estribos del #3 a 4 plg

En la Figura 9.5 se muestra un croquis de la secci·n transversal de la columna.

Revisión de los requisitos del código

En la lista dada a continuaci·n vienen las limitaciones del C·digo ACI para columnas. En ejemplos futuros no se 
mostrar§n todas estas revisiones esenciales que, sin embargo, deben hacerse.

(7.6.1) Separación libre entre varillas longitudinales = 9
2

7
8 = 3.625 plgplg plg > 1 plg y dbde 7

8 plg OK

(10.9.1) Porcentaje de acero 0.01 < r = 3.61
(14 plg)(14 plg) = 0.0184 < 0.08 OK

(10.9.2) Nœmero de varillas= 6 > nœm. mín. de 4 OK

(7.10.5.1) Tama¶o m²nimo de estribo � #3 para varillas #7  OK

(7.10.5.2) Separaci·n entre estribos  OK

(7.10.5.3) Disposici·n de estribos  OK

Figura 9.5 Secci·n transversal ýnal de la columna del Ejemplo 9.1.

9"

9"

14"

14"

"2 1
2

"2 1
2"2 1

2

estribos #3 @ 14 plg

6 varillas #7

"2 1
2
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EJEMPLO 9.2

Dise¶ar una columna redonda zunchada para soportar una carga muerta axial PD de 240 klb y una carga viva axial PL 
de 300 klb. Inicialmente suponga aproximadamente 2% de acero longitudinal, f�c ��4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2.

Solución

Pu = (1.2)(240 klb) + (1.6)(300 klb) = 768 klb 

Selección de las dimensiones de columna y del tamaæo de varillas

 fPn = f0.85[0.85f �

c (Ag Ast)+ fy Ast

768 klb = (0.75)(0.85)[(0.85)(4 klb/plg2)(Ag 0.02Ag) + (60 klb/plg2)(0.02Ag

Ag = 266 plg2 Usar columna de 18 plg de diÆmetro(255 plg2)

 (Ecuaci·n 22.4.2.1b 
del ACI)

El uso de un di§metro de columna con un §rea bruta menor que el §rea bruta calculada (255 plg2 < 266 plg2) resulta 
en un porcentaje mayor de acero que lo que se supuso originalmente. 

768 klb = (0.75)(0.85)[(0.85)(4 klb/plg2)(255 plg2 Ast) + (60 klb/plg2)Ast

Ast = 5.97 plg2 Usar 6 varillas #9 (6.00 plg2)

Revise los requisitos del c·digo como en el Ejemplo 9.1. En la Figura 9.6 se muestra un croquis de la secci·n trans-
versal de la columna.

Diseæo de la espiral

Ac =
(p )(15 plg)2

4
= 177 plg2

rs mínimo = (0.45)
Ag

Ac
1

f �

c

fy
= (0.45)

255 plg2

177 plg2
1

4 klb/plg2

60 klb/plg2
= 0.0132

Suponga una espiral del #3, db = 0.375 plg y as = 0.11 plg2

rs =
4as(Dc db)

sD2
c

0.0132 =
(4)(0.11 plg2)(15 plg 0.375 plg)

(s)(15 plg)2

s = 2.17 plg digamos 2 plg

(Revisada con la Tabla A.14 del Ap®ndice A.)

Figura 9.6 Dise¶o ýnal del Ejemplo 9.2.

Espiral #3 @ 2 plg

6 varillas #9

h = 18"

Dc = 15" "1 1
2

"1 1
2
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9.10 EJEMPLO CON UNIDADES SI

EJEMPLO 9.3

Dise¶ar una columna corta cuadrada con estribos con una carga axial Pu ��2 600 kN si f �

c  ��28 MPa y fy���350 
MPa. Inicialmente suponga ����0.02.

Solución

Selección de las dimensiones de la columna

� fPn = f0.80[0.85f �

c(Ag Ast) + fy Ast  (Ecuaci·n 22.4.2.1a del ACI)

2 600 kN = (0.65)(0.80)[(0.85)(28 MPa)(Ag 0.02Ag)+ (350MPa)(0.02Ag

Ag = 164 886 mm2

 Usar 400 mm � 400 mm (Ag � 160 000 mm2)

Selección de varillas longitudinales

2 600 kN = (0.65)(0.80)[(0.85)(28 MPa)(160 000 mm2 Ast)+ 350 MPa Ast

Ast = 3 654 mm2

 Usar 6 varillas #29 (3870 mm2) 

Diseæo de estribos (suponiendo estribos #10 conforme a SI)

a) 16 mm � 28.7 mm � 459.2 mm
b) 48 mm � 9.5 mm � 456 mm
 c) M²nima dimensi·n de la columna � 400 mm �  Usar estribos #10 @ 400 mm

Revisar los requisitos del c·digo como en el Ejemplo 9.1. En la Figura 9.7 se muestra un croquis de la secci·n 
transversal de la columna.

Figura 9.7 Dise¶o ýnal del Ejemplo 9.3.

Estribos #10 @ 400 mm 
centro a centro

6 varillas # 29

70 mm

70 mm

70 
mm

70 
mm

400 mm

400 mm

260 mm

260 mm
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9.11 EJEMPLO CON COMPUTADORA

EJEMPLO 9.4

Usando las hojas de c§lculo de Excel para el Cap²tulo 9, repita el Ejemplo 9.2.

Solución

Abra la hoja de c§lculo Concentric Circular Column [Columnas circulares conc®ntricas] e ingrese lo siguiente:

Pu = 1.2PD + 1.6PL = 1.2(240 klb) + 1.6(300 klb) = 768 klb

Ingrese las propiedades del material (f �c ��4 000 lb/plg2, fy��60 000 lb/plg2). 
Ingrese un % de prueba de refuerzo de 2 %
Se calcula el §rea bruta requerida (Ag = 265.8 plg2)
Entonces se exhibe el di§metro te·rico correspondiente para producir Ag, dia = 18.40 plg
Ahora seleccione el di§metro D que usted quiere usar. Si D es menor que dia, entonces el porcentaje real de acero 
ser§ mayor que el 2% supuesto. Seleccione D = 18 plg.
Entonces se calcula el §rea requerida de acero: Ast = 6.00 plg2

Ingrese el n¼mero de varillas y el tama¶o de varilla, y compare el Ast resultante con el que se requiere.
El ingreso de 6 varillas del #9 resulta en Ast = 6.00 plg2, que es exactamente igual a lo que se requiere te·ricamente.
Observe que �z = 0.0236 > 0.02 como resultado de usar un di§metro menor que 18.4 plg. 

Capacidad de la columna circular

Pu = 768 klb

f�c = 4000 lb/plg2

fy = 60 000 lb/plg2

% de prueba = 2 %

Ag = 265.8 plg2

varilla = 18.40 plg

Seleccione D = 18 plg

Ast = 6.00 plg2

nœmero de varillas tamaæo de varilla

seleccione las varillas 6 # 9 Ast = 6.00 plg2

las varillas
seleccionadas tienen  
suýciente §rea

di§metro  
de varilla

1.128

Po = (0.85f�c An + As fy) = 1204.8 klb

0.85 �Po = 7681.1 klb ­Ecuación 10.1 del Código ACI 318-2014

la capacidad es suýciente
�z = 0.024

La tasa de refuerzo est§ dentro de los l²mites permisibles de 0.01 y 0.08



Problemas 281

DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

Problema 9.9 Determine la capacidad de carga de la columna cor-
ta conc®ntricamente cargada mostrada si fy� �� 60 000 lb/plg2 y  
f �

c  ��3 000 lb/plg2 (Resp. 1 181.8 klb).

�����

�" �"
��"

��"

�"

�"

��" ��"

Diseæo de columnas cargadas axialmente

En los problemas 9.10 a 9.15 dise¶e columnas para carga axial 
solamente. Incluya el dise¶o de los estribos o el zunchado y un 
croquis de la secci·n transversal seleccionada, as² como la colo-
caci·n de las varillas de refuerzo. Todas las columnas se suponen 
cortas y se dispone de tama¶os de cimbra en incrementos de 2 plg.

Problema 9.10 columna cuadrada con estribos: PD ��300 klb, PL 
��500 klb, f�c��4 000 lb/plg2 y  fy��60 000 lb/plg2. Inicialmente 
suponga �g ��2%.

Problema 9.11 Repita el problema 9.10 si �g debe ser 3% inicial-
mente. (Una respuesta. Columna de 22 plg�22 plg con 10 varillas 
#11.)

Problema 9.12 Columna redonda zunchada; PD �� 300 klb,  
PL ��400 klb, f�c ��3 500 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2. Inicialmen-
te suponga �g ��4%.

Problema 9.13 Columna redonda zunchada; PD �� 400 klb,  
PL �� 250 klb, f�c �� 4 000 lb/plg2, fy�� 60 000 lb/plg2 y �g ini-
cialmente supuesta ��2%. (Una respuesta. Columna de 20 plg de 
di§metro con 6 varillas #9.)

Problema 9.14 Columna cuadrada lo m§s peque¶a posible con 
estribos; PD �� 200 klb, PL �� 300 klb, f�c�� 4 000 lb/plg2 y  
fy ��60 000 lb/plg2.

Problema 9.15 Dise¶e una columna rectangular con estribos 
con el lado largo igual a dos veces la longitud del lado corto.  
PD ��700 klb, PL ��400 klb, f�c ��3 000 lb/plg2, fy ��60 000 lb/
plg2, e inicialmente suponga que �g��2%. (Una respuesta. Colum-
na de 20 plg�40 plg con 10 varillas #11.)

PROBLEMAS

Problema 9.1 Diferencie entre columnas con estribos, con espiral 
y compuestas.

Problema 9.2 àQu® son los momentos primarios y los secunda-
rios?

Problema 9.3 Diferencie entre columnas largas y cortas.

Problema 9.4 Mencione varias pr§cticas de dise¶o que pueden 
ayudar a hacer m§s econ·mica la construcci·n de las columnas de 
concreto reforzado.

An§lisis de columnas cargadas axialmente

Para los Problemas 9.5 a 9.8 calcule la capacidad de carga, �Pn, 
de la columna corta cargada conc®ntricamente. fy���60 000 lb/plg2 
y f �c ��4 000 lb/plg2.

Problema 9.5 Columna cuadrada de 24 plg reforzada con 12 vari-
llas #10.

(Resp. 1 465.4 klb.)

Problema 9.6

����������

��

��"

��"

Problema 9.7 (Resp. 566.7 klb.)

��"

��"�������������

Problema 9.8

����������

���
���

�����
�
��
��������
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Para los problemas 9.19 a 9.21 usar las hojas de c§lculo de Excel 
para los cap²tulos 9 y 10. Suponga d’��2.5 plg para cada columna.

Problema 9.19 Repita el problema 9.6 (Resp. �Pn��574.4 klb.)

Problema 9.20 Repita el problema 9.10.

Problemas con unidades del SI

En los problemas 9.16 a 9.18 dise¶e columnas para carga axial 
s·lo para las condiciones descritas. Incluya el dise¶o de estribos 
o espirales y un croquis de las secciones transversales seleccio-
nadas, incluyendo la colocaci·n de las varillas. Se supone que 
todas las columnas son cortas y no est§n expuestas a la intem-
perie. Los tama¶os de cimbra est§n en incrementos de 50 mm.

Problema 9.16 Columna cuadrada con estribos; PD ��600 kN, 
PL ��800 kN, f�c ��24 MPa y fy��420 MPa: Inicialmente supon-
ga �g ��0.02.

Problema 9.17 Columna cuadrada lo m§s peque¶a posible con 
estribos; PD ��700 kN, PL ������kN, f�c��28 MPa y fy��300 
MPa. (Una respuesta. Columna de 250 mm �250 mm con 6 vari-
llas #29.)

Problema 9.18 Columna redonda zunchada; PD �� 500 kN,  
PL ��650 kN, f�c��35 Mpa y fy��420 MPa. Inicialmente suponga 
�g ��0.03.

Problema 9.21 Repita el problema 9.12. (Una respuesta. Colum-
na de di§metro de 20 plg con 8 varillas #10 para la cual �Pn ��

964 > 960 klb.) 



Capítulo 10

Diseæo de columnas cortas sometidas 
a carga axial y flexión

10.1 CARGA AXIAL Y FLEXIÓN

Todas las columnas est§n supeditadas a cierta þexi·n y fuerzas axiales, por lo que es necesario dise¶arlas 
para que resistan ambas solicitudes. Las as² llamadas f·rmulas de carga axial presentadas en el Cap²tulo 
9 toman en cuenta alg¼n momento, porque incluyen el efecto de excentricidades peque¶as con los fac-
tores 0.80 y 0.85. Estos valores equivalen aproximadamente a suponer excentricidades reales de 0.10h 
para columnas con estribos y 0.05h para columnas zunchadas.

Las columnas se þexionar§n bajo la acci·n de los momentos y ®stos tender§n a producir compresi·n 
en un lado de las columnas y tensi·n en el otro. Seg¼n sean las magnitudes relativas de los momentos 
y las cargas axiales, hay varias formas en que las secciones pueden fallar. La Figura 10.1 muestra una 
columna que soporta una carga Pn. En las diversas partes de la ýgura, la carga se coloca cada vez con 
mayor excentricidad (produciendo as² momentos cada vez mayores) hasta que ýnalmente, en la parte f), 
la columna est§ sujeta a un momento þexionante tan grande que el efecto de la carga axial es insigniý-
cante. Cada uno de los seis casos mostrados se analiza brevemente en los p§rrafos siguientes, donde las 
letras a) a la f) corresponden a las mismas letras en la ýgura. Se supone que la falla de la columna ocurre 
cuando la deformaci·n unitaria a compresi·n en el concreto alcanza el valor 0.003.

a)  Carga axial grande con momento despreciable: para esta situaci·n, la falla ocurre por aplasta-
miento del concreto, habiendo alcanzado todas las varillas de refuerzo en la columna su esfuerzo 
de þuencia en compresi·n.

b)  Carga axial grande y momento pequeæo, tal que toda la sección transversal estÆ en compresión: 
cuando una columna est§ sujeta a un momento þexionante peque¶o (es decir, cuando la excentri-
cidad es peque¶a), la columna entera estar§ en compresi·n, pero la compresi·n ser§ m§s grande 
en un lado que en el otro. El esfuerzo de compresi·n m§ximo en la columna ser§ de 0.85 f �

c, y la 
falla ocurrir§ por aplastamiento del concreto, con todas las varillas trabajando a compresi·n.

c)  Excentricidad mayor que en el caso b), por lo que empieza a desarrollarse tensión en un lado 
de la columna: si la excentricidad aumenta un poco respecto al caso precedente, empezar§ a 
desarrollarse tensi·n en un lado de la columna y el acero en ese lado estar§ en tensi·n, pero con 
un valor menor al correspondiente al esfuerzo de þuencia. En el lado opuesto el acero estar§ en 
compresi·n. La falla ocurre por aplastamiento del concreto en el lado de compresi·n.

d)  Condición de carga balanceada: a medida que aumenta la excentricidad, se llega a una condi-
ci·n en que las varillas de refuerzo en el lado de tensi·n alcanzan sus esfuerzos de þuencia al 
mismo momento que el concreto en el lado opuesto alcanza su compresi·n m§xima de 0.85 f �

c

Esta situaci·n se llama condición de carga balanceada.

e)  Momento grande con carga axial pequeæa: si la excentricidad aumenta a¼n m§s, la falla se ini-
cia por la þuencia de las varillas en el lado de tensi·n de la columna, antes que el aplastamiento 
del concreto.

f)  Momento grande sin carga axial apreciable: para esta condici·n, la falla ocurre como en una 
viga.
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10.2 EL CENTROIDE PL`STICO

La excentricidad de la carga de una columna es la distancia de la carga al centroide plÆstico de la 
columna. El centroide pl§stico representa la posici·n de la fuerza resultante producida por el acero y el 
concreto. Es el punto en la secci·n transversal de la columna a trav®s del cual la carga resultante de la 
columna debe pasar para producir una deformaci·n unitaria uniforme en el instante de la falla. Para loca-
lizar el centroide pl§stico, se supone que todo el concreto est§ trabajando a un esfuerzo de compresi·n de 
0.85 f �

c y todo el acero a fy en compresi·n. En secciones sim®tricas, el centroide pl§stico coincide con el 
centroide de la secci·n transversal de la columna, mientras que en secciones no sim®tricas, el centroide 
pl§stico puede localizarse tomando momentos.

�
�

�

�
�

�
�

�

�
�

�

�
�

�

�
�

Figura 10.1 Columna sometida a carga con excentricidades cada vez mayores.

a) Carga axial grande que causa falla del concreto por 
aplastamiento con todas las varillas alcanzando su 
þuencia en compresi·n.

b) Carga axial grande y un momento peque¶o pero toda 
la secci·n transversal a compresi·n. La falla ocurre 
por aplastamiento del concreto y todas las varillas 
trabajan a compresi·n.

c) Carga axial grande, con momentos mayores que en 
b). Las varillas en el lado opuesto a la carga est§n 
a tensi·n sin llegar al esfuerzo de þuencia. La falla 
ocurre por aplastamiento del concreto.

d ) Condici·n  de carga balanceada; las varillas a 
tensi·n alcanzan su esfuerzo de þuencia al mismo 
tiempo que el concreto en el lado a compresi·n que 
falla a 0.85f �

c por aplastamiento.

e) Un momento grande, con carga axial relativamente 
menor; la falla se inicia por þuencia de las varillas a 
tensi·n.

f ) Momento þexionante grande; la falla ocurre como en 
una viga.
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El Ejemplo 10.1 ilustra los c§lculos involucrados en la localizaci·n del centroide pl§stico de una 
secci·n transversal no sim®trica. La resistencia a la compresi·n axial nominal Pn se determina calcu-
lando las fuerzas totales de compresi·n en el concreto y el acero y sum§ndolas. Luego se supone que 
Pn act¼a hacia abajo en el centroide pl§stico a una distancia x desde un lado de la columna y se toman 
momentos en ese lado de las fuerzas de compresi·n hacia arriba que act¼an en sus centroides y de la Pn 
que act¼a hacia abajo.

EJEMPLO 10.1

Determinar el centroide pl§stico de la columna T mostrada en la Figura 10.2 si f �

c ��4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2.

Solución

El centroide pl§stico se sit¼a sobre el eje x como se muestra en la Figura 10.2 debido a la simetr²a. La columna se 
divide en dos rect§ngulos, el izquierdo de 16 plg �6 plg y el derecho de 8 plg �8 plg. Se supone que C1 es la com-
presi·n total en el rect§ngulo izquierdo de concreto, C2 es la compresi·n total en el rect§ngulo derecho y C� s es la 
compresi·n total en las varillas de refuerzo.

C1 = (16 plg) (6 plg) (0.85) (4 klb/plg2 ) = 326.4 klb

C2 = (8 plg) (8 plg) (0.85) (4 klb/plg2 ) = 217.6 klb

Columnas de altura variable entre 25ô y 35ô suministran soporte a las cubiertas 
de tanques para la planta de tratamiento del lado este en Sunnyvale, Texas.
(Cortes²a de EFCO Corp.)

10.2 El centroide pl§stico 285
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Al calcular C�s, se sustrae el concreto donde las varillas est§n ubicadas; es decir,

 C�s = (4.00 plg2) (6 klb/plg2 ï 0.85 � 4 klb/plg2) = 226.4 klb

Compresi·n total = Pn = 326.4 klb + 217.6 klb + 226.4 klb = 770.4 klb

Tomando momentos respecto al borde izquierdo de la columna

ï(326.4klb) (3 plg) ï (217.6 klb) (10 plg) ï (226.4 klb) (7 plg) + (770.4 klb) (x) = 0
 (x) = 6.15 plg

10.3 DESARROLLO DE LOS DIAGRAMAS DE INTERACCIÓN

Si se aplica una carga axial de compresi·n a un miembro corto de concreto, ®ste quedar§ sometido a una 
deformaci·n unitaria uniforme o acortamiento, como se muestra en la Figura 10.3a). Si un momento sin 
ninguna carga axial se aplica al mismo miembro, el resultado ser§ una þexi·n respecto al eje neutro del 
miembro, tal que la deformaci·n unitaria ser§ proporcional a la distancia del eje neutro. Esta variaci·n 
lineal de la deformaci·n se muestra en la Figura 10.3b). Si se aplican al mismo tiempo una carga axial 
y un momento, el diagrama resultante de deformaci·n unitaria ser§ una combinaci·n de dos diagramas 
lineales que tambi®n ser§ lineal, como se ilustra en la Figura 10.3c). Como resultado de esta linealidad, 
podemos suponer ciertos valores num®ricos para la deformaci·n unitaria en una parte de la columna y 
determinar las deformaciones unitarias en otras partes por medio de la interpolaci·n lineal. 

Al cambiar la carga axial aplicada a una columna, el momento que la columna puede resistir tambi®n 
cambiar§. En esta secci·n, el autor muestra c·mo puede desarrollarse una curva de interacci·n para los 
valores nominales de la carga axial nominal y del momento para una columna particular.

Suponiendo que el concreto en el borde de compresi·n de la columna falla a una deformaci·n unita-
ria de 0.003, se puede suponer una deformaci·n unitaria en el borde alejado de la columna y calcular por 
est§tica los valores de Pn y Mn. Luego, manteniendo la deformaci·n unitaria de compresi·n a 0.003 en el 
borde extremo, podemos suponer una serie de diferentes deformaciones unitarias en el otro borde y cal-
cular Pn y Mn para cada valor diferente.1 Finalmente, se obtendr§ un n¼mero de valores suýcientes para 
representar gr§ýcamente una curva de interacci·n, como la que se muestra en la Figura 10.8. El Ejemplo 
10.2 ilustra el c§lculo de Pn y Mn en una columna para un conjunto de deformaciones unitarias supuestas.

1Leet, K., 1991, Reinforced Concrete Design, 2a. ed. (Nueva York: McGraw-Hill), p§gs. 316-317.

Figura 10.2 Secci·n transversal de la columna del 
Ejemplo 10.1 
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EJEMPLO 10.2

Se supone que la columna con estribos en la Figura 10.4 tiene una deformaci·n unitaria en su borde a compresi·n 
igual a �0.003 y una deformaci·n unitaria a tensi·n de �0.002 en su otro borde. Determinar los valores de Pn y Mn 
que causan esta distribuci·n de deformaciones unitarias si fy ��60 klb/plg2 y f ’c ��4 klb/plg2. Utilice un valor apro-
ximado de 0.002 para la deformaci·n unitaria a la þuencia en tensi·n del acero de refuerzo (C·digo ACI, Secci·n 
21.2.2.1).  

Solución

Determine los valores de c y de las deformaciones unitarias en el acero �’s y �s por proporciones con referencia al 
diagrama de deformaciones unitarias mostrado en la Figura 10.5.

c =
0.003

0.003 + 0.002
(24 plg) = 14.40 plg

=
11.90 plg
14.40 plg

(0.003) = 0.00248 > 0.00207 � el acero cede

es =
7.10 plg
9.60 plg

(0.002) = 0.00148 el acero no cede  ��f = 0.65 (Sección 3.7 del texto )

es
�

En los siguientes c§lculos, Cc es la compresi·n total en el concreto, C�s es la compresi·n total en el acero a 
compresi·n y Ts es la tensi·n total en el acero a tensi·n. Cada uno de estos valores se calcula a continuaci·n.

Figura 10.3 Deformaciones unitarias en la columna.

Figura 10.4 Secci·n transversal de la columna del Ejemplo 10.2.
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Figura 10.5 Diagrama de deformaciones unitarias del Ejemplo 10.2.

2.5" � 11.9� "

24"

c =14.40"9.60"

�s

�s

+0.002

El lector debe observar que Côs se reduce en 0.85 f �cAôs para tomar en cuenta el concreto desplazado por el 
acero a compresi·n.

(

(

(

= (

a = 0.85)(14.40 plg) = 12.24 plg

Cc = 0.85

= 0

0.85f’
c
ab =

.85c =

)(12.24 plg)(14 plg)(4.0 klb/plg2 582.62 klb

C�

s = 60 klb/plg2)(3.0 plg2 0.85)(3.0 plg2)(4.0 klb/plg2 169.8 klb

Ts = 0.00148Œ
s
E

s
A

s
)(29 000 klb/plg2)(3.0 plg2 ) = +128.76 klb

f’
c 
A’

s
  � 0.85 A

s
’ f’

c 
 =

Por est§tica, Pn y Mn se determinan con ayuda de la Figura 10.6, donde se muestran los valores de Cc, C�s y Ts.
Sumando las fuerzas en direcci·n vertical

Pn + 169.8 klb + 582.62 klb 128.76 klb = 0

Pn = 623.7 klb

Pn = (0.65) (623.7 klb) = 405.4 klb

�M = 0 respecto al acero de tensión

(623.7 klb)(9.50 plg) + Mn 582.62 klb)(15.38 plg 169.8 klb)(19.00 plg) = 0

Mn =

fM n =

6 261

(0.65) (6261.3 plg-klb) =  4069.8 plg-klb = 339.2 pie-klb

.3 plg-klb = 521.8 pie-klb

Figura 10.6 Fuerzas internas en la columna para el 
Ejemplo 10.2.

Cc = 582.62 klb C �

sTs =  
128.76 klb

2.50" 2.50"
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De esta manera se determina una serie de valores de Pn y Mn que corresponden a una deformaci·n 
unitaria de �0.003 en el borde de compresi·n y a deformaciones unitarias variables en el borde alejado 
de la columna. Los valores resultantes se graýcan en una curva como se muestra en la Figura 10.8.

Se hacen aqu² algunos comentarios concernientes a los puntos extremos en esta curva. Un extremo 
de la curva corresponder§ al caso donde Pn alcanza su valor m§ximo y Mn es nulo. Para este caso, Pn se 
determina como en el Cap²tulo 9 para la columna cargada axialmente del Ejemplo 10.2.

Pn = 0.85f �

c(Ag As) + As fy

= (0.85)(4.0 klb/plg2)(14 plg 24 plg 6.00 plg2) + (6.00 plg2)(60 klb/plg2)

= 1 482 klb

En el otro extremo de la curva, Mn se determina para el caso donde Pn es cero. £ste es el proce- 
dimiento usado para un miembro doblemente reforzado que se vio en el Cap²tulo 5. Para la columna del 
Ejemplo 10.2, Mn es igual a 297 pie-klb.

Una columna alcanza su ¼ltima capacidad cuando el concreto alcanza una deformaci·n unitaria a  
compresi·n de 0.003. Si el acero m§s cercano al lado de tensi·n extrema de la columna alcanza la defor-
maci·n unitaria de þuencia o aun m§s cuando el concreto alcanza una deformaci·n unitaria de 0.003, se 
dice que la columna est§ controlada a tensi·n; de lo contrario, est§ controlada a compresi·n. El punto de 
transici·n entre estas regiones es el punto de equilibrio. En el Cap²tulo 3, el t®rmino sección balanceada  
se us· para una secci·n cuya deformaci·n unitaria a compresi·n del concreto alcanza el valor 0.003 a la 
vez que el acero de tensi·n alcanza su deformaci·n unitaria de þuencia fy�Es. En una viga, esta situaci·n 
ocurre te·ricamente cuando el porcentaje de acero es igual a �b. Una columna puede experimentar una falla 
balanceada sin importar cu§nto acero tenga si tiene la combinaci·n correcta de momento y carga axial.

Para columnas, la deýnici·n de carga balanceada es la misma que para vigas, es decir, una columna 
que tiene una deformaci·n unitaria de 0.003 en su lado de compresi·n, al mismo tiempo que su acero 
de tensi·n en el otro lado tiene una deformaci·n unitaria de fy�Es. Aunque no es dif²cil impedir una con-
dici·n balanceada en vigas al requerir que las deformaciones unitarias del acero a tensi·n se conserven 
muy por encima de fy�Es no es as² en columnas. As², para las columnas no es posible prevenir fallas 
repentinas a compresi·n o fallas balanceadas. En toda columna existe una situaci·n de carga balanceada 
donde una carga ¼ltima Pbn colocada con una excentricidad eb producirÆ un momento Mbn, donde las 
deformaciones unitarias se alcanzar§n simult§neamente.

Estadio de los ñPieles Rojasò de Washington. (Cortes²a de EFCO Corp.)
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Figura 10.7 Diagrama de deformaciones unitarias 
para la condici·n de equilibrio.

2.50"

24"

0.00207

0.00300

En la condici·n de equilibrio tenemos una deformaci·n unitaria de �0.003 en el borde a compresi·n 
de la columna y una deformaci·n unitaria de fy�29 �103 klb/plg2��60 klb/plg2�29 �103 klb/plg2 ��0.00207  
en el acero a tensi·n. Esta informaci·n se muestra en la Figura 10.7. Se usa el mismo procedimiento 
que en el Ejemplo 10.2 para obtener Pn =�504.4 klb y Mn ��559.7 pie-klb.

La curva para Pn y Mn para una columna particular se puede extender al intervalo donde Pn se 
convierte en una carga de tensi·n. Podemos proceder exactamente igual que en el caso en que Pn es de 
compresi·n. Puede suponerse un conjunto de deformaciones unitarias, escribir las ecuaciones usuales 
de la est§tica y despejar Pn y Mn. Se consideraron varios conjuntos diferentes de deformaciones unita-
rias para la columna de la Figura 10.4 y luego se determinaron los valores de Pn y Mn. Los resultados 
se trazaron en la parte inferior de la Figura 10.8 y se unieron con la l²nea punteada que est§ etiquetada 
como ñcargas de tensi·nò.

Como la tensi·n axial y la þexi·n no son muy comunes en columnas de concreto reforzado, la 
parte de carga de tensi·n en las curvas no se muestra en las ýguras subsiguientes de este cap²tulo. 
N·tese que el valor m§ximo a tensi·n de Pn ocurre cuando el momento es cero. Para esa situaci·n, 
todo el acero de la columna ha cedido y todo el concreto se ha agrietado. As², Pn ser§ igual al §rea total 
As de acero multiplicada por el esfuerzo de þuencia. Para la columna de la Figura 10.4

Pn � As fy � �6.0 klb/plg2��60 klb/plg� � 360 klb

En algunas ocasiones, los miembros sometidos a carga axial y þexi·n tienen disposiciones asim®tri-
cas de las varillas de refuerzo. Si ®ste es el caso, usted debe recordar que la excentricidad debe medirse 
correctamente desde el centroide pl§stico de la secci·n.

En este cap²tulo se obtuvieron valores de Pn s·lo para columnas rectangulares con estribos. La mis-
ma teor²a podr²a servir para las columnas redondas, pero los c§lculos matem§ticos ser²an algo m§s com-
plicados debido al arreglo circular de las varillas y los c§lculos de distancias ser²an bastante tediosos. 
Se han desarrollado varios m®todos aproximados que simpliýcan considerablemente las operaciones. 

Figura 10.8 Curva de interacci·n para la 
columna de la ýgura 10.4. Note que ®stos son 
valores nominales.
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Quiz§s el m§s conocido sea el propuesto por Charles Whitney, en el cual se usan columnas rectangulares 
equivalentes para remplazar a las circulares.2 Este m®todo da resultados que concuerdan muy estrecha-
mente con los resultados de las pruebas.

En el m®todo de Whitney, el §rea de la columna equivalente se hace igual al §rea de la columna 
circular real y la profundidad de la primera en la direcci·n de la þexi·n es 0.80 veces el di§metro 
exterior de la columna real. Se supone que la mitad del acero est§ colocado en un lado de la columna 
equivalente y la otra mitad en el otro. La distancia entre estas dos §reas de acero se considera igual  
a dos tercios del di§metro (Ds) de un c²rculo que pase por el centro de las varillas en la columna real. 
Estos valores se ilustran en la Figura 10.9. Una vez que la columna equivalente est§ establecida, los 
cÆlculos de Pn y Mn se efect¼an como en el caso de las columnas rectangulares.

2Whitney, Charles S., 1942, �Plastic Theory of Reinforced Concrete Design�,  Transactions ASCE, 107, p§gs. 251-326.

Figura 10.9 Reemplazo de una columna circular por una rectangular 
equivalente.

0.80h

0.80h
Ag

2
3

columna circular real columna rectangular equivalente

h

e

Ds Ds

Columnas redondas. (Cortes²a de EFCO Corp.)
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10.4 USO DE LOS DIAGRAMAS DE INTERACCIÓN

Hemos visto que por est§tica se pueden determinar f§cilmente los valores de Pn y Mn para una columna 
dada con un cierto conjunto de deformaciones unitarias. Sin embargo, el preparar una curva de inte-
racci·n con una calculadora de mano para solamente una columna es muy tedioso. Imagine el trabajo 
involucrado en una situaci·n de dise¶o en donde es necesario considerar diversos tama¶os, resistencias 
del concreto y porcentajes de acero. Consecuentemente, los proyectistas recurren casi siempre a progra-
mas y a diagramas de interacci·n generados por computadora, o a tablas para sus c§lculos de columnas. 
El resto de este cap²tulo est§ dedicado primordialmente al estudio de los diagramas de interacci·n 
generados por computadora, como el que est§ en la Figura 10.10. Como hemos visto, este diagrama se 
traza para una columna donde la carga cambia de ser axial pura a ser de þexi·n pura, pasando por varias 
combinaciones de cargas axiales y de momentos hasta una situaci·n de þexi·n pura.

Los diagramas de interacci·n son obviamente muy apropiados para estudiar las resistencias de las 
columnas con proporciones variables de cargas axiales y de momentos. Cualquier combinaci·n de car-
gas que quede dentro de la curva es satisfactoria, mientras que una combinaci·n que caiga fuera de la 
curva representa una falla.

Si una columna est§ cargada hasta la falla con s·lo una carga axial, la falla ocurrir§ en el punto A 
del diagrama (Figura 10.10). Al movernos sobre la curva desde el punto A, la capacidad por carga axial 
disminuye conforme aumenta la proporci·n de momento þexionante. En la parte inferior de la curva, el 
punto C representa la resistencia por þexi·n del miembro sometido s·lo a momento, sin presencia de 
carga axial. Entre los puntos extremos A y C, la columna falla debido a una combinaci·n de carga axial y 
de þexi·n. El punto B se llama punto de equilibrio y representa el caso de carga de equilibrio, donde en 
teor²a ocurren simult§neamente una falla por compresi·n y la þuencia del acero en tensi·n. 

Rem²tase al punto D en la curva. Las l²neas punteadas horizontal y vertical para este punto indican 
una combinaci·n particular de momento y carga axial que causar§ la falla de la columna. Una l²nea radial 
trazada del punto 0 a cualquier punto sobre la curva de interacci·n (como el D en este caso), representar§ 
una excentricidad constante de carga, es decir, una relaci·n constante de momento a carga axial.

Podr²a sorprender la forma de la parte inferior de la curva de B a C, donde la þexi·n predomina. De 
A a B sobre la curva la capacidad por momento de una secci·n aumenta conforme disminuye la carga 
axial, pero ocurre justo lo contrario de B a C. Sin embargo, analizando la situaci·n con detenimiento, se 

Figura 10.10 Diagrama de interacci·n de columna.

100% de carga axial

A
D

0

B

C

C
ar

ga
 a

xi
al

 P
n

regi·n de falla a compresi·n

regi·n de falla a tensi·n

Zona de compresi·n

Zona de tensi·n

carga balanceada

resistencia a þexi·n pura del miembro



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

ver§ que despu®s de todo, el resultado es realmente l·gico. La parte de la curva de B a C representa el 
intervalo de fallas a tensi·n. Cualquier carga axial de compresi·n en ese intervalo tiende a reducir los 
esfuerzos en las varillas de tensi·n, con el resultado de que puede resistirse un momento mayor.

En la Figura 10.11 se muestra una curva de interacci·n para la columna de 14 plg �24 plg con seis 
varillas del #9 que se vio en la Secci·n 10.3. Si se hubiesen usado 8 varillas del #9 en la misma columna 

Columnas de concreto reforzado.(É Brasil2/Stockphoto.)

Figura 10.11 Curvas de interacci·n para una columna 
rectangular con diferentes combinaciones de varillas  
de refuerzo.

10 #9
6 #9

8 #9

Pn

Mn = Pne
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dimensionada, se generar²a otra curva como se muestra en la ýgura; si se usaran 10 varillas del #9, aun 
otra curva ser²a el resultado. La forma de los nuevos diagramas ser²a la misma por lo que respecta a la 
curva de 6 varillas #9, pero los valores de Pn y Mn ser²an mayores.

10.5 MODIFICACIONES DE CÓDIGO A LOS DIAGRAMAS  DE INTERACCIÓN DE COLUMNA

Si se preparan curvas de interacci·n para los valores de Pn y Mn, ser²an del tipo mostrado en las Figuras  
10.10 y 10.11. Para usar tales curvas para obtener valores de dise¶o, tendr²an que pasar por tres modiý-
caciones como se especiýca en el c·digo. Estas modiýcaciones son como sigue:

a)  La Secci·n 21.2 del C·digo ACI especiýca factores de reducci·n de resistencia o factores f �

(0.65 para columnas con estribos y 0.75 para columnas zunchadas) que deben multiplicarse por 
los valores de Pn. Si una curva Pn para una columna espec²ýca se multiplicara por f,�el resultado 
ser²a una curva como las mostradas en la Figura 10.12.

b)  La segunda modiýcaci·n tambi®n se reýere a los factores f. El c·digo especiýca valores de 
0.65 y 0.75 para columnas con estribos y zunchadas, respectivamente. Si una columna tiene un 
momento muy grande y una carga axial muy peque¶a, de modo que se ubica en la parte inferior 
de la curva entre los puntos B y C (v®ase la Figura 10.10), el uso de estos valores peque¶os de f 
es poco razonable. Por ejemplo, para un miembro en þexi·n pura (punto C en la misma curva) la 
f�especiýcada es de 0.90, pero si el mismo miembro tiene una carga axial a¶adida muy peque-
¶a, f�se reduce inmediatamente a 0.65 o 0.75. Por consiguiente, la Secci·n 21.2.2 del c·digo 
ACI establece que cuando los miembros sometidos a carga axial y þexi·n tienen deformaciones 
unitarias netas de tensi·n (�t) entre los l²mites para secciones controladas a compresi·n y seccio-
nes controladas a tensi·n, se sit¼an en la zona de transici·n para f. En esta zona es permisible 
aumentar f linealmente de 0.65 o 0.75 a 0.90 a medida que �t�aumenta del límite controlado a 
compresi·n a 0.005. A este respecto, se remite al lector nuevamente a la Figura 3.5 en el Cap²-
tulo 3 en este texto, donde la zona de transici·n y la variaci·n de los valores de f�se muestran 
claramente. Este tema se contin¼a en la Secci·n 10.10 del libro.

c)  Como se describe en el Cap²tulo 9, las cargas permisibles m§ximas de las columnas se especiý-
caron sin importar cu§n peque¶os fueran sus valores e. Como consecuencia, la parte superior de 
cada curva de interacci·n de dise¶o se muestra como una l²nea horizontal que representa el valor 
apropiado de

Pu � �Pn m§x para columnas con estribos � 0.80��0.85 f �

c �Ag � Ast� � fy Ast�  
(Ecuaci·n 22.4.2.1b3 del ACI)

Pu � �Pn m§x para columnas zunchadas � 0.85��0.85 f �

c �Ag � Ast� � fy Ast�
(Ecuaci·n 22.4.2.1a del ACI)

Estas f·rmulas se desarrollaron para dar resultados aproximadamente equivalentes a los de las cargas 
aplicadas con excentricidades de 0.10h para columnas con estribos y 0.05h para columnas zunchadas.

Cada una de las tres modiýcaciones descritas aqu² est§ indicada en la curva de dise¶o de la Figura 
10.13. En la Figura 10.13, la l²nea curva continua representa a Pu y Mu, mientras que la l²nea curvada 
punteada es Pu y Mu. La diferencia entre las dos curvas es el factor f. Las dos curvas tendr²an la misma 
forma si el factor f�no variara. Por encima de la l²nea radial rotulada como ñcaso balanceadoò, f���0.65 
(0.75 para espirales). Debajo de la otra l²nea radial etiquetada como ñdeformaci·n unitaria de 0.005� , 
f���0.9. Var²a entre los dos valores en promedio y la curva Pu contra Mu adopta una forma diferente.

3Las ecuaciones mostradas incluyen al factor f, que no est§ incluido en las Ecuaciones 22.4.2.1a o 22.4.2.1b del ACI.
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Figura 10.13 Curva de interacci·n para columna ajustada para las tres modiýcaciones 
descritas en la secci·n 10.5 de libro.
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Figura 10.12 Curvas para Pn y �Pn para una columna 
individual.

curva de dise¶o = � � curva nominal

curva te·rica o nominal

10.6  DISEÑO Y AN`LISIS DE COLUMNAS CARGADAS EXCÉNTRICAMENTE USANDO LOS 
DIAGRAMAS DE INTERACCIÓN

Si los diagramas de interacci·n individuales para columna se prepararan como se describi· en las sec-
ciones anteriores, ser²a necesario tener un diagrama para cada secci·n transversal diferente de columna, 
para cada conjunto diferente de grados de concreto, de acero y para cada colocaci·n diferente de las 
varillas. El resultado ser²a un n¼mero astron·mico de diagramas. Sin embargo, el n¼mero puede reducir-
se considerablemente si los diagramas se representan gr§ýcamente con ordenadas de Kn ��Pn� f �

c Ag (en 
lugar de Pn) y con abscisas de Rn ��Pne� f �

c Agh (en lugar de Mn). Los diagramas resultantes normalizados 
de interacci·n pueden usarse para secciones transversales con dimensiones ampliamente variables.
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El ACI ha preparado curvas normalizadas de interacci·n de esta manera para las diferentes situacio-
nes de la secci·n transversal y de disposici·n de las varillas que se muestran en la Figura 10.14 y para 
grados diferentes de acero y concreto.4

Dos de los diagramas se reproducen en las Figuras 10.15 y 10.16, mientras que en el Ap®ndice 
A (Gr§ýcas 2 a 13) se presentan algunos otros para las situaciones dadas en las partes a), b) y d) de la 
Figura 10.14. Observe que estos diagramas del ACI no incluyen las tres modiýcaciones descritas en la 
Sección 10.5 del libro.

Los diagramas de interacci·n de columna del ACI se usan en los Ejemplos 10.3 a 10.7 para dise¶ar 
o analizar columnas para situaciones diferentes. Con objeto de usar correctamente estos diagramas,  
es necesario calcular el valor de���(gamma), el cual es igual a la distancia del centro de las varillas en 
un lado de la columna al centro de las varillas en el otro lado de la misma, dividida entre h, que es la 
altura de la secci·n de la columna (ambos valores se toman en la direcci·n de la þexi·n). Usualmente 
el valor de ��obtenido se sit¼a entre un par de curvas y se tiene que efectuar una interpolaci·n de las 
lecturas de las curvas entre ambas.

Advertencia

Asegœrese de que la ilustración de la columna en el lado derecho superior de la curva de interacción 
usada concuerda con la columna que se estÆ considerando. En otras palabras, ¿se tienen varillas en dos 
caras de la columna o sobre las cuatro caras? Si se seleccionan las curvas equivocadas, las respuestas 
pueden ser incorrectas.

Aunque existen varios m®todos para seleccionar tama¶os de columnas, el m®todo de ensayo y error 
es tan bueno como cualquier otro. Con este procedimiento el proyectista estima lo que considera un 

4American Concrete Institute, 1997, Design Handbook, (Farmington Hills, MI: ACI). Publicaci·n SP-17 (97).

Figura 10.14 Secciones transversales de columnas para las curvas 
normalizadas de interacci·n del Ap®ndice A, Gr§ýcas 2-13. 
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columna con 
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tama¶o razonable de columna y luego determina el porcentaje de acero requerido para ese tama¶o de 
columna a partir del diagrama de interacci·n.

Si se piensa que la �g determinada es irrazonablemente grande o peque¶a, se puede seleccionar otro 
tama¶o de columna y se puede seleccionar el nuevo valor requerido de �g a partir de los diagramas, etc. A 
este respecto, la selecci·n de columnas para las cuales �g es mayor que 4 o 5% resulta en la aglomeraci·n 
de acero, en particular en empalmes y las diýcultades consiguientes para meter el concreto en la cimbra.

Un procedimiento ligeramente diferente se usa en el Ejemplo 10.4 donde el esfuerzo medio de com-
presi·n bajo carga ¼ltima en la secci·n transversal de la columna se supone igual a cierto valor, digamos 
entre 0.5 y 0.6 f �c . Este valor se divide entre Pn para determinar el §rea requerida de la columna. Luego 
se seleccionan dimensiones para la secci·n transversal y se determina el valor de �g de las curvas de 
interacci·n. Nuevamente, si el porcentaje obtenido parece irrazonable, el tama¶o de la columna puede 
revisarse para obtener un nuevo porcentaje de acero.

En los Ejemplos 10.3 a 10.5, se seleccionan varillas de refuerzo para tres columnas. Se calculan los 
valores de Kn ��Pn� f �

c Ag y Rn ��Pne� f �

c Agh. La posici·n de esos valores se ubica en la gr§ýca apropiada 
y se determina �g y se multiplica por el §rea total de la columna en cuesti·n para determinar el §rea de 
refuerzo necesaria.
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Figura 10.15 Diagramas de interacci·n del ACI para columnas rectangulares con varillas a lo largo de 
dos caras frontales. (Permiso del American Concrete Institute.)
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EJEMPLO 10.3

La columna corta con estribos de 14 plg �20 plg de la Figura 10.17 va a usarse para soportar las siguientes 
cargas y momentos: PD ��125 klb, PL ��140 klb, MD ��75 pie-klb y ML ��90 pie-klb. Si f �

c  ��4 000 lb/plg2 y 
fy ��60 000 lb/plg2, seleccionar las varillas de refuerzo que deben colocarse en dos caras frontales usando s·lo 
diagramas de interacci·n de columna apropiados del ACI.

Figura 10.16 Diagramas de interacci·n del ACI para columnas rectangulares con varillas a lo largo de las cuatro 
caras. (Permiso del American Concrete Institute.)
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Figura 10.17 Secci·n transversal de la columna del Ejemplo 10.3.
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Solución 

Pu = (1.2)(125 klb) + (1.6)(140 klb) = 374 klb

Pn =
374 klb

0.65

0.65

= 575.4 klb

Mu = (1.2)(75 pie-klb) + (1.6)(90 pie-klb) = 234 pie-klb

Mn =
234 pie-klb

= 360 pie-klb

e =
(12 plg/pie)(360 pie-klb)

575.4
= 7.51 plg

g =
15 plg
20 plg

= 0.75

Calcular los valores de Kn y Rn

Kn =
Pn

f �

c Ag
=

575.4 klb
(4 klb/plg2)(14 plg 20 plg)

(4 klb/plg2)(14 plg 20 plg)

= 0.513

Rn =
Pne

f �

c Agh
=

(575.4 klb)(7.51 plg)

(20 plg)
= 0.193

El valor de � est§ situado entre los valores de ��para las Gr§ýcas 3 y 4 del Ap®ndice A. Por consiguiente, la 
interpolaci·n entre los dos da los siguientes resultados:

g 0.70 0.75 0.80

rg 0.0220 0.0202 0.0185

As � �gbh � �0.0202��14 plg��20 plg� � 5.66 plg2

Use 6 varillas del #9 � 6.00 plg2

Notas
a)  Observe que f���0.65 como se supuso inicialmente ya que las gr§ýcas usadas muestran que fs / fy es < 1.0 

y as² � < 0.002.
b)  Los requisitos del c·digo deben revisarse como en el Ejemplo 9.1. (V®ase la Figura 10.25 para visualizar 

esto.)

EJEMPLO 10.4

Dise¶ar una columna corta cuadrada para las siguientes condiciones: Pu ��600 klb, Mu ��80 pie-klb, f ’c ��4 000 lb/plg2 

y fy ��60 000 lb/plg2. Coloque las varillas uniformemente alrededor de las cuatro caras de la columna.

Solución

Suponga que la columna tendr§ un esfuerzo promedio de compresi·n ��aproximadamente 0.6 f ’c ��2 400 lb/plg2 = 
2.4 klb/plg2.

A
g requerida 

=
600 klb

2.400 klb/plg2
= 250 plg2
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Ensaye una columna de 16 plg �16 plg (Ag ��256 plg2) con las varillas colocadas como se muestra en la Figura 
10.18.

e =
(12 plg/pie)(80 pie-klb)

600 klb
= 1.60 plg

Pn =
Pu

Pu

f

Mu

=
600 klb

0.65
= 923.1 klb

Kn =
Pn

f �

cAg
=

923.1 klb
(4 klb/plg2)(16 plg ⋅  16 plg)

= 0.901

923.1 klb 1.6 plg
(

(

4 klb/plg2)(

)(

16 plg ⋅  16 plg)

)

16 plg( )
= 0.0901Rn =

Pne
f �

cAgh
=

g =
11 plg
16 plg

= 0.6875

Interpolando entre los valores dados en las gr§ýcas 6 y 7 del Ap®ndice A, los resultados son los siguientes.

g 0.600 0.6875 0.700

rg 0.025 0.023 0.022

As � �0.023��16 plg��16 plg� � 5.89 plg2

Use ocho varillas del #8 � 6.28 plg2

Notas

a)  Observe que ����0.65 como se supuso inicialmente ya que las gr§ýcas usadas muestran que fs / fy < 1.0 y 
así �t�< 0.002.

b)  Los requisitos del c·digo deben revisarse como en el Ejemplo 9.1. (V®ase la Figura 10.25.)

EJEMPLO 10.5

Usando las gr§ýcas de interacci·n de columnas del ACI, seleccione el refuerzo para la columna redonda corta zun-
chada mostrada en la Figura 10.19 si f �c  ��4 000 lb/plg2; fy ��60 000 lb/plg2; Pu ��500 klb y Mu ��225 pie-klb.
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Figura 10.18 Secci·n transversal de la columna del Ejemplo 10.4.
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Solución 

e =
(12 plg/pie)(225 pie-klb)

500 klb
= 5.40 plg

Pn =
Pu

f
=

500 klb
0.75

= 666.7 klb

Kn =
Pn

f �

cAg
=

666.7 klb
(4 klb/plg2)(314 plg2)

= 0.531

666.7 klb 5.40 plg
(

(

4 klb/plg2)(

)(

314 plg2)

)

20 plg( )
= 0.143Rn =

Pne
f �

cAgh
=

g =
15 plg
20 plg

= 0.75

Por interpolaci·n entre las Gr§ýcas 11 y 12 del Ap®ndice A, �g resulta ser igual a 0.0235 y fs / fy < 1.0.

�g Ag � �0.0235��314 plg2� � 7.38 plg2

Use 8 varillas del #9 � 8.00 plg2

Las mismas notas aplican aqu² en lo que respecta a los Ejemplos 10.3 y 10.4.

En el Ejemplo 10.6 se desea seleccionar una columna de 14 plg de ancho con aproximadamente 
2% de acero. Esto se hace ensayando con diferentes dimensiones de columna y despu®s se determina el 
porcentaje de acero requerido en cada caso.

EJEMPLO 10.6

Dise¶e una columna corta rectangular con estribos de 14 plg de ancho con varillas s·lo en las dos caras frontales 
para Pu ��500 klb, Mu ��250 pie-klb, f �c  ��4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2. Seleccione una columna con apro-
ximadamente 2% de acero.

Solución

e =
Mu

Pu
=

(12 plg/pie)(250 pie-klb)
500 klb

= 6.00 plg

Pn =
Pu

f
=

500 klb
0.65

= 769.2 klb

Figura 10.19 Secci·n transversal de la columna del Ejemplo 10.5.���
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Probando varios tama¶os de columna y determinando los requisitos del refuerzo.

Tamaæos de prueba 14 20 14 22 14 24

Kn =
Pn

f �

cAg
0.687 0.624 0.572

Rn =
Pne

f �

cAgh
0.206 0.170 0.143

g =
h 2 2.50 plg

h
0.750 0.773 0.792

rg por interpolación 0.0315 0.02 0 0.011

Use una columna 14 plg � 22 plg

Ag � �0.020��14 plg � 22 plg� � 6.16 plg2

Use 8 varillas #8 � 6.28 plg2

Las mismas notas en lo que respecta a los Ejemplos 10.3 y 10.4.

En el Ejemplo 10.7 se presenta una ilustraci·n m§s del uso de los diagramas de interacci·n del ACI. 
En este ejemplo se determina la carga nominal Pn de la columna para una excentricidad dada que la 
columna puede soportar.

Con referencia a las curvas de interacci·n del ACI, el lector debe notar cuidadosamente que el valor 
de Rn (que es igual a Pne� f �

c Agh) para una columna particular, es igual a e�h por el valor de Kn �Pn�f �cAg� 
para esa columna. Este hecho necesita ser comprendido cuando el usuario quiere determinar la carga 
nominal que una columna puede soportar para una excentricidad dada.

En el Ejemplo 10.7 se determina la carga nominal que la columna corta de la Figura 10.20 puede 
soportar para una excentricidad de 10 plg con respecto al eje x. Si graýcamos en el diagrama de interac-
ci·n el punto de intersecci·n de Kn y Rn para una columna particular y dibujamos una l²nea recta de ese 
punto a la esquina inferior izquierda u origen de la ýgura, tendremos una l²nea con una e�h constante. 
Para la columna del Ejemplo 10.6 e�h ��10 plg�20 plg ��0.5. Por tanto, se graýca una l²nea que parte 
del origen y que pasa por un conjunto de valores supuestos para Kn y Rn en la proporci·n de 10�20 entre 
s². En este caso, Kn se hizo igual a 0.8 y Rn ��0.5 �0.8 ��0.4. Despu®s, se dibuj· una l²nea de ese punto 
de intersecci·n al origen del diagrama como se muestra en la Figura 10.15. Finalmente, se determin· la 
intersecci·n de esta l²nea con �g (0.0316 en este ejemplo) y se ley· el valor de Kn o Rn. Este ¼ltimo valor 
nos permite calcular Pn.
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Figura 10.20 Secci·n trasversal de la columna 
del Ejemplo 10.6.
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EJEMPLO 10.7

Usando las curvas de interacci·n apropiadas, determine el valor de Pn para la columna corta con estribos mostrada 
en la Figura 10.20 si ex � 10n plg. Suponga f �

c � 4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2.

Solución  

e
h

=
10 plg
20 plg

= 0.500

rg =
(2)(3.79 plg2)

(12 plg)(20 plg)
= 0.0316

g =
14 plg
20 plg

= 0.700

Se graýca una l²nea recta que pasa por el origen y la intersecci·n de los valores supuestos de Kn y Rn (digamos 
0.8 y 0.4, respectivamente).

Para �g de 0.0316 leemos el valor de Rn = 0.24.

Rn =
Pne

f �

c Agh
= 0.24

Pn =
(0.24)(4 klb/plg2)(12 plg 20 plg)(20 plg)

10 plg
= 460.8 klb

Cuando la columna usual est§ supeditada a momento y carga axial, parece razonable suponer ini-
cialmente que � = 0.65 para columnas con estribos y 0.75 para columnas zunchadas. Sin embargo, debe 
recordarse que bajo ciertas condiciones estos valores de � pueden aumentar, como se estudia en detalle 
en la Secci·n 10.10.

10.7 FUERZA CORTANTE EN COLUMNAS

Las fuerzas cortantes en columnas interiores en estructuras arriostradas son usualmente bastante peque-
¶as y normalmente no controlan el dise¶o. Sin embargo, las fuerzas cortantes en columnas exteriores 
pueden ser grandes, aun en una estructura arriostrada, en particular en columnas con curvatura doble. 
La Secci·n 22.5.6.1 del C·digo ACI provee las siguientes ecuaciones para determinar la fuerza cortante 
que puede ser soportada por el concreto para un miembro sujeto simult§neamente a compresi·n axial y 
fuerzas cortantes.

 Vc = 2 1 +
Nu

2 000Ag
l bwd��f �

c

�

 (Ecuaci·n 22.5.6.1 del ACI)

En unidades del SI esta ecuaci·n es:

Vc = 0.17 1 +
Nu

14Ag
bwdl ��f �

c

�

En estas ecuaciones, Nu es la fuerza axial factorizada que act¼a simult§neamente con la fuerza cortante 
factorizada, Vu, que se aplica al miembro. El valor de Nu�Ag es el esfuerzo axial factorizado promedio 
en la columna y se expresa en unidades de lb/plg2. Si Vu es mayor que �Vc�2, ser§ necesario calcular la 
separaci·n requerida entre estribos usando los procedimientos de separaci·n de estribos descritos en el 
Cap²tulo 8. Los resultados algunas veces dar§n una separaci·n m§s estrecha que la requerida al usar las 
reglas usuales para columnas discutidas anteriormente en la Secci·n 9.5 del libro.
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Las Secciones 22.5.2.2 y 22.5.10.5.6 del C·digo ACI especiýcan el m®todo para calcular la contri-
buci·n del concreto a la resistencia al corte total de columnas circulares y para calcular la contribuci·n 
de refuerzo por cortante para los casos donde est§n presentes aros circulares, estribos o espirales. Seg¼n 
el comentario del c·digo en su Secci·n 22.5.2.2, la secci·n transversal completa en columnas circulares 
es efectiva para resistir a las fuerzas cortantes. El §rea de cortante, bwd, en la Ecuaci·n 22.5.6.1 del ACI 
entonces ser²a igual al §rea total de la columna. Sin embargo, para proveer compatibilidad con otros 
c§lculos que requieren una longitud efectiva, el ACI requiere que el §rea por cortante en la Ecuaci·n 
22.5.6.1 del ACI, cuando se aplica a columnas circulares, se calcule como un §rea rectangular equiva-
lente en la cual
 bw � D

 d � 0.8D

En estas ecuaciones, D es el di§metro total de la columna. Si la constante modiýcadora D en la ecua-
ci·n de longitud efectiva fuera igual a ��4, que es igual a 0.7854, el §rea rectangular efectiva ser²a igual 
al §rea total de la columna circular. Como tal, el §rea de la columna se sobreestima por un poco menos 
de 2% cuando se usa el §rea equivalente prescrita por el ACI.

10.8 FLEXIÓN BIAXIAL

Muchas columnas est§n sometidas a þexi·n biaxial, es decir, a þexi·n con respecto a ambos ejes. Las 
columnas en las esquinas de los ediýcios donde las vigas y las trabes concurren con las columnas desde 
dos direcciones son los casos m§s comunes, pero existen otros tales como aquellos donde las columnas 
se cuelan monol²ticamente, como si fueran partes de marcos en ambas direcciones o donde las colum-
nas soportan vigas de fachada muy pesadas. Los estribos de puentes casi siempre est§n sometidos a 
þexi·n biaxial.

Las columnas circulares tienen simetr²a polar y as² la misma capacidad ¼ltima en todas las direccio-
nes. Por consiguiente, el proceso de dise¶o es el mismo, independientemente de las direcciones de los 
momentos. Si existe þexi·n respecto a los ejes x y y, el momento biaxial puede calcularse combinando 
los dos momentos o sus excentricidades como sigue:

Mu = ��������������(Mux )
2 + (Muy)

2
�

o bien,
�����������e = (ex )

2 + (ey)
2

�

Para formas distintas de la circular, es necesario considerar los efectos de la interacci·n tridimen-
sional. Siempre que sea posible, conviene dise¶ar con secci·n circular las columnas sometidas a þexi·n 
biaxial. Si es necesario usar columnas cuadradas o rectangulares para tales casos, las varillas de refuerzo 
deben colocarse uniformemente alrededor de los per²metros.

L·gicamente podr²a pensarse que ser²a posible determinar Pn para una columna cargada biaxial-
mente mediante ecuaciones de est§tica, tal como se hizo en el Ejemplo 10.2. Tal procedimiento conduce 
a la respuesta correcta, pero las operaciones matem§ticas son tan complejas debido a la forma del lado 
comprimido de la columna, que el m®todo no resulta pr§ctico. No obstante, haremos algunos comenta-
rios respecto a este tipo de soluci·n reýri®ndonos a la Figura 10.21.

Se escoge una posici·n supuesta para el eje neutro y se dibujan los tri§ngulos apropiados de deforma-
ciones unitarias, como se muestra en la ýgura 10.21. Se escriben las ecuaciones usuales con Cc ��0.85 f �

c 
veces el §rea sombreada Ac y con las fuerzas en cada varilla iguales al §rea de sus secciones transversales 
multiplicadas por los respectivos esfuerzos. La soluci·n de la ecuaci·n provee la carga que establecer²a 
la posici·n del eje neutro; sin embargo, el proyectista usualmente comienza el dise¶o con ciertas cargas y 
excentricidades supuestas y no conoce la posici·n del eje neutro. Adem§s, dicho eje probablemente no es 
perpendicular a la resultante �����������e = (ex )

2 + (ey)
2

�

.
Para formas de columna que sean diferentes de la circular, es conveniente considerar curvas tri-

dimensionales de interacci·n como la mostrada en la Figura 10.22. En esta ýgura, la curva rotulada 
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Figura 10.21 Secci·n transversal de la columna con eje neutro esviajado con respecto a la þexi·n biaxial.
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Figura 10.22 Superýcie de interacci·n para una columna con carga biaxial.
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como Mnxo representa la curva de interacci·n para el caso en que la þexi·n ocurra s·lo respecto al eje x, 
mientras que la rotulada como Mnyo es la curva de interacci·n para el caso en que la þexi·n ocurra s·lo 
respecto al eje y.

En esta ýgura, para una Pn constante, el plano rayado mostrado representa el contorno de Mn para la 
þexi·n respecto a cualquier eje.

Actualmente, el an§lisis de las columnas sometidas a þexi·n biaxial se hace primordialmente con 
computadora. Uno de los m®todos aproximados que es ¼til en el an§lisis y que puede realizarse con cal-
culadoras de bolsillo incluye el uso de la as² llamada ecuaci·n de interacci·n rec²proca desarrollada por 
el profesor Boris Bresler de la Universidad de California en Berkeley.5 Esta ecuaci·n, que se muestra en 
la Secci·n R10.3.6 del comentario del ACI 318-11,6 es como sigue:

1
Pni

=
1

Pnx
+

1
Pny

1
Po

donde
Pni ���capacidad nominal de la secci·n por carga axial cuando la carga se coloca con una excentrici-

dad dada a lo largo de ambos ejes.
Pnx ���capacidad nominal de la secci·n por carga axial cuando la carga se coloca con una excentri-

cidad ex.
Pny ���capacidad nominal de la secci·n por carga axial cuando la carga se coloca con una excentri-

cidad ey.
Po ���capacidad nominal de la secci·n por carga axial cuando la carga se coloca con excentricidad 

cero. Generalmente se toma igual a 0.85 f �

c Ag ��fy As.
La ecuaci·n de Bresler funciona bastante bien en tanto que Pni es por lo menos tan grande como 

0.10 Po. Si Pni es menor que 0.10 Po, es v§lido despreciar la fuerza axial completamente y dise¶ar la 
secci·n como un miembro sometido s·lo a þexi·n biaxial. Este procedimiento es algo conservador. Para 
esta parte inferior de la curva de interacci·n, debe recordarse que una carga axial peque¶a aumenta la 
capacidad por momento de la secci·n. La ecuaci·n de Bresler no se aplica a las cargas axiales de tensi·n. 
El profesor Bresler encontr· que las cargas ¼ltimas que se predicen mediante su ecuaci·n para las condi-
ciones descritas, no var²an respecto a los resultados experimentales por m§s de 10%.

El Ejemplo 10.8 ilustra el uso del teorema rec²proco para el an§lisis de una columna sometida a 
þexi·n biaxial. El procedimiento para calcular Pnx y Pny es el mismo que el usado para los ejemplos 
anteriores de este cap²tulo.

EJEMPLO 10.8

Determinar la capacidad de dise¶o Pni de la columna corta con estribos mostrada en la Figura 10.23, sometida a 
þexi·n biaxial. f �c ��4 000 lb/plg2, fy ��60 000 lb/plg2, ex ��16 plg y ey ��8 plg.

Solución

Para þexi·n respecto al eje x

g = 20 plg
25 plg

= 0.80

rg = 8.00 plg2

(15 plg)(25 plg)
= 0.0213

e
h

=
16 plg
25 plg

= 0.64

5 Bresler, B., 1960,�Design Criteria for Reinforced Concrete Columns under Axial Load and Biaxial Bending�,  Journal ACI, 57, 
p§g. 481.
6 La ecuaci·n reciproca de interacci·n no aparece en el ACI 318-14.
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Dibujando una l²nea de e / h = 0.64 constante en la Gr§ýca 8 del Ap®ndice A y estimando Rn que 
corresponde a �g = 0.0213, lea Rn � 0.185

Rn =
Pne

f �

c Agh
= 0.185

Pn =
(4 klb/plg2)(15 plg 25 plg)(25)(0.185)

16 plg
= 434 klb

Para þexi·n respecto al eje y

g =
10 plg
15 plg

= 0.667

rg = 8.00 plg2

(15 plg)(25 plg)
= 0.0213

e
h

= 8 plg
15 plg

= 0.533

Dibujando l²neas radiales de e / h (0.533) constante en las Gr§ýcas 6 y 7 del Ap®ndice A e interpolando entre 
ellas para ��= 0.667.

Rn =
Pnye
f �

cAgh
= 0.163

Pny =
(4 klb/plg2)(15 plg 25 plg)(15 plg)(0.163)

8 plg
= 458 klb

Determinando la capacidad por carga axial de la sección

Po = (0.85 )(4.0 klb/plg2)(15 plg 25 plg)+ (8.00 plg2)(60 klb/plg2) = 1 755 klb

Usando la expresión de Bresler para determinar Pni

1
Pni

= 1
Pnx

+ 1
Pny

1
Po

1
Pni

= 1
434 klb

+ 1
458 klb

1
1 755 klb

Figura 10.23 Secci·n transversal de la 
columna del Ejemplo 10.8.
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Multiplicando todo por 1 755, obtenemos

1 755 klb
Pni

= 4.044 + 3.832 1

Pni = 255.3 klb

Si los momentos en la direcci·n d®bil (el eje y aqu²) son peque¶os en comparaci·n con la þexi·n 
en la direcci·n fuerte (el eje x), es bastante com¼n despreciar el momento menor. Esta pr§ctica es pro-
bablemente razonable en tanto que ey sea menor que aproximadamente 20% de ex ya que la ecuaci·n de 
Bresler mostrar§ poca reducci·n para Pni. Para el ejemplo reci®n resuelto, una ey igual a 50% de ex caus· 
que la capacidad por carga axial se redujese aproximadamente 40%.

El Ejemplo 10.9 ilustra el dise¶o de una columna sometida a þexi·n biaxial. La expresi·n de Bres-
ler, que es de poca utilidad en el proporcionamiento de tales miembros, se emplea para revisar las 
capacidades de las secciones seleccionadas por alg¼n otro procedimiento. Los dise¶os te·ricos exactos 
de columnas sometidas a þexi·n biaxial son muy complicados y, como consecuencia, rara vez se mani-
pulan con calculadoras de bolsillo. Se proporcionan ya sea por m®todos aproximados o con programas 
de computadora.

10.9 DISEÑO DE COLUMNAS CON CARGA BIAXIAL

Durante las d®cadas pasadas, se han introducido varios m®todos aproximados para el dise¶o de columnas 
con momentos biaxiales. Por ejemplo, un buen n¼mero de gr§ýcas de dise¶o est§n disponibles, con las 
cuales pueden hacerse dise¶os satisfactorios. Los problemas se reducen a c§lculos muy simples en los 
que se toman coeýcientes de las gr§ýcas y se usan para ampliýcar los momentos respecto a un solo eje. 
Los dise¶os se hacen entonces con los diagramas normales de dise¶o uniaxial.7, 8,9

Otro procedimiento aproximado que funciona bastante bien en los c§lculos hechos en gabinetes de 
dise¶o se usa en el Ejemplo 10.9. Si este m®todo simple se aplica a columnas cuadradas, se supone que 
los valores de Mnx y Mny act¼an respecto a ambos ejes x y y (es decir, Mx ��My ��Mnx ��Mny). El acero 
se selecciona respecto a uno de los ejes y se distribuye alrededor de la columna y la expresi·n de Bresler 
se usa para revisar la capacidad ¼ltima de carga de la columna cargada exc®ntricamente.

Si se emplea una secci·n rectangular donde el eje y es la direcci·n d®bil, parecer²a l·gico calcular 
My ��Mnx ��Mny y usar ese momento para seleccionar el acero requerido alrededor del eje y y distribuir 
el §rea de acero as² calculada en toda la secci·n transversal de la columna. Aunque este procedimiento 
conduce a dise¶os seguros, las columnas resultantes pueden ser muy poco econ·micas porque a menudo 
ser§n demasiado resistentes en torno al eje fuerte. Una aproximaci·n bastante satisfactoria es calcular 
My ��Mnx ��Mny y multiplicarlo por b/h y con ese momento dise¶ar la columna en torno al eje d®bil.10

El Ejemplo 10.9 ilustra el dise¶o de una columna cuadrada corta sometida a þexi·n biaxial. Se usa el 
m®todo aproximado descrito en los dos ¼ltimos p§rrafos y la expresi·n de Bresler se emplea para revisar 
los resultados. Si ®sta hubiera sido una columna larga, habr²a sido necesario ampliýcar los momentos del 
dise¶o para obtener efectos de esbeltez, independientemente del m®todo de dise¶o usado.

7Parme, A.L., Nieves, J.M. y Gouwens, A., 1966, �Capacity of Reinforced Concrete Rectangular Columns Subject to Biaxial 
Bending�,  Journal ACI, 63 (11), p§gs. 911-923.
8Weber, D.C., 1966, �Ultimate Strength Design Charts for Columns with Biaxial Bending�,  Journal ACI, 63 (11), p§gs. 1205-
1230.
9Row, D.G. y Paulay, T., 1973, �Biaxial Flexure and Axial Load Interaction in Short Reinforced Concrete Columns� , Bulletin of 
New Zealand Society for Earthquake Engineering, 6(2), p§gs. 110-121.
10Fintel, M., ed., 1985, Handbook of Concrete Engineering, 2a. ed. (Nueva York: Van Nostrand), p§gs. 37-39.
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EJEMPLO 10.9

Seleccionar las varillas de refuerzo necesarias para la columna corta cuadrada con estribos mostrada en la ýgura 
10.24 para lo siguiente: PD ��100 klb, PL ��200 klb, MDX ��50 pie-klb, MLX ��110 pie-klb, MDY ��40 pie-klb, 
MLY ��90 pie-klb, f �

c ��4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2.

Solución

CÆlculo de los valores de diseæo

Pu = (1.2)(100 klb) + (1.6)(200 klb) = 440 klb

Pu

f �

cAg
=

440 klb
(4 klb/plg2)(484 plg2)

= 0.227

Centro de Convenciones de Richmond, Richmond, Virginia. 
Observe los cambios del tama¶o de columna.  
(Cortes²a de EFCO Corp.)
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Suponga � = 0.65

Pn =
440 klb

0.65
= 677 klb

Mux = (1.2)(50 pie-klb) + (1.6)(110 pie-klb) = 236 pie-klb

Mnx =
236 pie-klb

0.65
= 363 pie-klb

Muy = (1.2)(40 pie-klb) + (1.6)(90 pie-klb) = 192 pie-klb

Mny =
192 pie-klb

0.65
= 295 pie-klb

Como resultado de la þexi·n biaxial, se supone que el momento de dise¶o respecto al eje x o al eje y es igual a 
Mnx ��Mny ��363 pie-klb ��295 pie-klb ��658 pie-klb.

Determinación del acero requerido

ex = ey =
(12 plg/pie)(658 pie-klb)

677 klb
= 11.66 plg

g =
16 plg
22 plg

= 0.727

Por interpolaci·n de los diagramas de interacci·n con varillas en las cuatro caras,

rg = 0.0235

As = (0.0235)(22 plg)(22 plg) = 11.37 plg2

Use 8 varillas #11 = 12.50 plg2

Una revisi·n de la columna con la expresi·n de Bresler da un valor de Pni ��804 klb > 677 klb, lo 
cual es satisfactorio. Al emplear la ecuaci·n de Bresler recuerde calcular los valores ex y ey correctos para 
su uso con los diagramas de interacci·n. Por ejemplo,

ex =
(12 plg/pie)(363 pie-klb)

677 klb
= 6.43 plg

Cuando una viga est§ sometida a þexi·n biaxial, puede usarse la siguiente ecuaci·n aproximada de 
interacci·n para prop·sitos de dise¶o:

Mx

Mux
+

My

Muy
1.0

En esta expresi·n Mx y My son los momentos de dise¶o, Mux es la capacidad por momento de 
dise¶o de la secci·n si la þexi·n ocurre s·lo alrededor del eje x y Muy es la capacidad por momento  

Figura 10.24 Secci·n transversal de la 
columna del Ejemplo 10.9.
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de dise¶o si la þexi·n ocurre s·lo alrededor del eje y. Esta misma expresi·n puede usarse satisfactoria-
mente para miembros cargados axialmente si la carga axial de dise¶o es aproximadamente 15% o menor 
que la capacidad por carga axial de la secci·n. Un an§lisis detallado de este tema puede encontrarse en 
el Handbook of Concrete Engineering.11

Existen numerosos m®todos para el dise¶o de columnas cargadas biaxialmente. Un m®todo que es 
particularmente ¼til a los profesionales de dise¶o es el M®todo del Contorno de la Carga de la PCA, 
recomendado en el ACI Design Handbook.12

10.10 CONTINUACIÓN DEL ESTUDIO DEL FACTOR DE REDUCCIÓN DE CAPACIDAD, � 

Como se describi· anteriormente, el valor de ��puede ser mayor que 0.65 para columnas con estribos, o 
0.75 para columnas zunchadas, si �t�es mayor que fy�Es. Los valores m§s bajos de ��son aplicables a las 
secciones controladas en compresi·n por sus ductilidades m§s peque¶as. Tales secciones son m§s sen-
sibles a la resistencia variable del concreto que las secciones controladas en tensi·n. La Secci·n 21.2.2 
del C·digo ACI establece que ��para una columna particular puede aumentar linealmente de 0.65 o 0.75 
a 0.90 a medida que se incrementa la deformaci·n unitaria �t�a tensi·n desde la deformaci·n unitaria 
controlada en compresi·n fy�Es al caso controlado en tensi·n de 0.005.

Para este an§lisis, se repite la Figura 3.5 del Cap²tulo 3 con una ligera modiýcaci·n como la Figura 
10.25. La ¼nica diferencia entre las dos ýguras es la adici·n de una escala llamada c/dt en el eje x. En esta 
ýgura usted puede ver el rango de valores de �t�para los cuales ��puede aumentar.

El c§lculo manual de �t para una columna particular es un problema largo y tedioso de prueba y 
error y no se ocupa un espacio aqu² para presentar un ejemplo num®rico. Sin embargo, se presenta una 
descripci·n del procedimiento en los siguientes p§rrafos. El proyectista com¼n no querr§ emplear el 
tiempo necesario para hacer estos c§lculos y usar§ simplemente los valores m§s peque¶os de ��o har§ 
uso de un programa de computadora tal como la hoja de c§lculo Excel suministrada para este cap²tulo. 
Este programa usa una rutina para calcular �t�y ��para columnas.

El procedimiento descrito aqu² se puede usar para hacer una determinaci·n m§s detallada de �t� 
Para empezar suponemos c�dt ��0.60, en donde �t���0.002 (la Secci·n 21.2.2.1 del C·digo ACI permite 
que �ty sea aproximado a 0.002 para el refuerzo de Grado 60).

11Fintel, M., Handbook of Concrete Engineering, p§g. 38.
12American Concrete Institute, 2007, Design Handbook in Accordance with the Strength Design Method, Vol. 2, Columns, (Far-
mington Hills, MI: ACI) publicaci·n SP-17(07).

Figura 10.25 Variaci·n de � con �t�neto en tensi·n y c�dt .
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Con este valor podemos calcular c, a, �c, �t, fs�y f �

c para nuestra columna. Luego, con referencia a la 
Figura 10.26, pueden tomarse momentos alrededor del eje central de la columna y despejarse el valor de 
Mn para luego determinar e.

Mn = Ts
dt d �

2
+ Cs

dt d �

2
+ Cc

h
2

a
2

Como siguiente paso, c�dt puede suponerse igual a 0.375 (donde �t���0.005 como se muestra en 
la Figura 10.25) y se determina otro valor de �t. Si el �t�de nuestra columna estÆ situado entre los dos 
valores de �t�que reci®n hemos calculado, la columna est§ situada en la zona de transici·n para �. Para 
determinar su valor podemos probar con diferentes valores de c�dt entre 0.600 y 0.375 hasta que el �t�

calculado sea igual al �t�real de la columna.
Si usted experimenta este proceso una vez, probablemente habr§ visto todo lo que quiere ver de ello 

y sin duda dar§ la bienvenida al hecho de que puede usarse la hoja de c§lculo de Excel provista para este 
libro de texto para determinar el valor de ��para una columna particular.

Al usar los diagramas de interacci·n en el ap®ndice A, es f§cil ver la regi·n donde tiene aplicaci·n el 
factor variable �. En la Figura 10.15 observe que hay l²neas rotuladas como fs�fy. Si las coordenadas de 
Kn y Rn son mayores que el valor de fs�fy ��1, el factor ��es 0.65 (0.75 para columnas zunchadas). Si las 
coordenadas est§n debajo de la l²nea rotulada como �t ��0.005, el factor ��es 0.90. Entre estas l²neas, el 
factor ��es variable y usted tendr²a que recurrir a los m®todos aproximados o a la hoja de c§lculo provista.

10.11 EJEMPLO CON COMPUTADORA

EJEMPLO 10.10

Usando la hoja de c§lculo de Excel proporcionada para el Cap²tulo 10, repetir el Ejemplo 10.5. Use el §rea te·rica 
de acero de refuerzo calculada (7.38 plg2) en lugar del §rea real (8.00 plg2) seleccionada.

Solución   

Abra la hoja de c§lculo Excel titulada Circular Column [Columna Circular] e ingrese lo siguiente:

Pu = 500 klb, Mu = 225 klb-pie

Ingrese h = 20 plg
Ingrese � = 15 plg/20 plg = 0.75
Ingrese las propiedades de los materiales (f �c  ��4 000 lb/plg2, fy ��60 000 lb/plg2)
Ingrese Ast = 7.38 plg2

Figura 10.26 Notaci·n usada para la secci·n transversal de una columna.
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Posteriormente, seleccione la hoja de trabajo ñDiagrama de Interacci·n: circularò y observe la ubicaci·n de ñPu 
y Mu aplicadosò en relaci·n con la gr§ýca de ñPu vs Muò. En este caso, la carga aplicada se sit¼a en la parte superior 
de la gr§ýca, indicando que el §rea te·rica del acero de refuerzo suministrar²a justamente la capacidad correcta. Si 
entonces el §rea de acero se cambiara en el ingreso a 8 plg2, el punto se situar²a dentro de la silueta, indicando un 
exceso de capacidad. 
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Problema 10.4 Repita el Problema 10.3 si la deformaci·n unitaria 
en el borde izquierdo es de +0.001.

Problema 10.5 Repita el Problema 10.3 si la deformaci·n uni-
taria en el borde izquierdo es de 0.000. (Resp. Pn �� 902.9 klb,  
Mn ��165.4 pie-klb.)

Problema 10.6 Repita el Problema 10.3 si la deformaci·n unitaria 
en el borde izquierdo es �0.001.

Problema 10.7 Repita el Problema 10.3 si el acero en el lado 
izquierdo tiene una deformaci·n unitaria a tensi·n de �y ��fy�Es y 
el borde derecho est§ a 0.003. (Resp. Pn ��360.8 klb, Mn ��368.3 
pie-klb.) 

Diseæo de columnas por carga axial y momento

En los Problemas 10.8 a 10.10 use las curvas de interacci·n del 
Ap®ndice A para seleccionar las varillas de refuerzo de las colum-
nas cortas mostradas, con f �c  ��4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/
plg2.

Problema 10.8
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Problema 10.9 (Una respuesta 8 varillas #9.)
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PROBLEMAS

Localización de centroides plÆsticos

En los Problemas 10.1 y 10.2 localice los centroides pl§sticos si 
f �c  ��4 000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2.

Problema 10.1 (Resp. 11.38 plg desde el borde izquierdo.)
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Problema 10.2
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An§lisis de columnas sujetas a momento y carga axial

Problema 10.3 Usando las ecuaciones de la est§tica, determine 
los valores de Pn y Mn para la columna mostrada, suponiendo 
que tiene una deformaci·n unitaria de �0.003 en el borde dere-
cho y una deformaci·n unitaria de �0.002 en el borde izquierdo.  
f �

c ��4000 lb/plg2 y fy ��60 000 lb/plg2. (Resp. Pn ��485.8 klb, 
Mn ��335.9 pie-klb.)
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Problema 10.14
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Problema 10.15 (Resp. 412 klb para f = 0.75; 434 para f = 0.79.)
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Problema 10.16
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Problema 10.10
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Para los Problemas 10.11 a 10.16 use los diagramas de interacci·n 
del Ap®ndice A para determinar valores de Pn para las columnas 
cortas mostradas que tienen þexi·n alrededor de un eje y si fy ��
60 000 lb/plg2 y f �c  ��4 000 lb/plg2.

Problema 10.11 (Resp. 328 klb.)
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Problema 10.12 Repita el Problema 10.11 si ex ��9 plg.

Problema 10.13 (Resp. 340 klb.)
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En los Problemas 10.17 a 10.21, determine los valores de Pn para 
las columnas cortas mostradas si fy ��60 000 lb/plg2 y f �

c ��4 000 
lb/plg2.

Problema 10.17 (Resp. 146 klb.)
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Problema 10.18
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Problema 10.19 (Resp. 279 klb.)

�����

���

���

� �
�

�

�

�

� �

�������

��������

Problema 10.20
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Problema 10.21 Repita el Problema 10.20 si ex ��8� y ey ��6� 
(Resp. 287 klb.)

En los Problemas 10.22 y 10.23 seleccione las varillas de refuerzo 
para las columnas cortas mostradas si fy ��60 000 lb/plg2 y f �

c ��4 
000 lb/plg2. Revise los resultados con la ecuaci·n de Bresler.

Problema 10.22
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Problema 10.23 (Una resp. 8 varillas #9, Pn = 432 klb.)

���

���

���

���

�
�

�

�

�
�

�

�

�
�

�

�

�
�

�

�
��������

�
�
����������

������������������
����

�������



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

Problemas con unidades del SI 317

Para los Problemas 10.24 a 10.27 use la hoja de c§lculo Excel para 
los Cap²tulos 9 y 10.

Problema 10.24 Vuelva a resolver el Problema 10.8 usando la 
hoja de c§lculo suministrada en el Cap²tulo 10. 

Problema 10.25 Si la columna del Problema 10.13 soporta una 
carga Pu ��400 klb y ex ��0, àqu® valor puede tener Muy si se usan 
seis varillas del #9? (Resp. 264 pie-klb.)

Problema 10.26 Si la columna del Problema 10.15 debe soportar 
una carga axial Pu ��400 klb y ex ��0, àcu§ntas varillas del #11 se 
deben usar para resistir un momento de dise¶o Mux ���00 pie-klb?

Problema 10.27 Si la columna en el Problema 10.11 tiene un 
momento Mux �� 300 pie-klb, àcu§les son los l²mites para Pu? 
(Resp. 420 klb Ó Pu Ó 20 klb.)

Problema 10.28 Prepare un diagrama de þujo para la elaboraci·n 
de una curva de interacci·n para cargas axiales de compresi·n y 
þexi·n para una columna corta rectangular con estribos.

Problemas con unidades del SI

En este texto, no se proveen curvas de interacci·n para columnas 
para las resistencias SI usuales del concreto (21 MPa, 24 MPa, 
28 MPa, etc.) o para la resistencia usual de þuencia del acero 
(420 MPa). Por tanto, los siguientes problemas deben resolverse 
usando las curvas de columnas para f �c  ��4 000 lb/plg2 y fy ��
60 000 lb/plg2. Estos diagramas pueden aplicarse para las corres-
pondientes unidades del SI (27.6 MPa y 413.7 MPa), tal como se 
hace para las unidades acostumbradas en Estados Unidos, pero 
es necesario convertir los resultados a valores del SI.

En los Problemas 10.29 al 10.31 use los diagramas de interac-
ci·n de columnas en el Ap®ndice A para determinar los valores 
de Pn en las columnas cortas mostradas si f �c  ��28 MPa y fy ��
420 MPa.

Problema 10.29 (Resp. 1 855 kN.)
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Problema 10.30
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Problema 10.31 (Resp. Pu ��1 146 kN.)
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En los Problemas 10.32 a 10.34 seleccione el refuerzo para las 
columnas cortas mostradas si f �c  ��27.6 MPa y fy ��413.7 MPa. 
Recuerde aplicar el factor de conversi·n previsto antes del Pro-
blema 10.28 al usar las curvas de interacci·n.

Problema 10.32
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Problema 10.33 (Una resp. 6 #36.)
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Problema 10.34
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Capítulo 11

Columnas esbeltas

11.1 INTRODUCCIÓN

Cuando una columna se þexiona o deþexiona lateralmente una cantidad æ, su carga axial genera un 
momento adicional en la columna igual a Pæ. Este momento se superpone a cualquier momento que 
exista ya en la columna. Si este momento Pæ es de tal magnitud que reduce considerablemente la capa-
cidad por carga axial de la columna, ®sta se denomina columna esbelta.

La Secci·n 6.7.1.1 del C·digo ACI establece que el dise¶o deseable de un miembro a compresi·n 
debe basarse en un an§lisis te·rico de la estructura que tome en cuenta los efectos de las cargas axiales, 
la duraci·n de las cargas, las duraciones variables de los miembros, las condiciones en los extremos, etc. 
Si no se usa tal procedimiento te·rico, la Secci·n 6.6.4.1 del C·digo ACI provee un m®todo aproximado 
para determinar los efectos de esbeltez. Este m®todo, que se basa en los factores antes mencionados para 
realizar un an§lisis ñexactoò, supone un ampliýcador de momento �, que debe multiplicarse por el mayor 
momento en el extremo de la columna denotado como M2 y ese valor debe usarse en el dise¶o. Si ocurre 
þexi·n en ambos ejes, ��debe calcularse separadamente para cada direcci·n y los valores obtenidos 
deben multiplicarse por los valores de los momentos respectivos.

11.2 MARCOS CON Y SIN DESPLAZAMIENTO LATERAL

Para este an§lisis es necesario distinguir entre los marcos sin desplazamiento lateral y los marcos con 
desplazamiento lateral. En el C·digo ACI estos marcos se denominan respectivamente marcos con impe-
dimento para desplazarse y marcos sin impedimento.

Para el piso del ediýcio en consideraci·n, las columnas de marcos sin desplazamiento lateral deben 
dise¶arse seg¼n la Secci·n 6.6.4.5 del C·digo ACI, mientras que las columnas de marcos con despla-
zamiento lateral deben dise¶arse seg¼n la Secci·n 6.6.4.6. Como consecuencia, primero es necesario 
decidir si tenemos un marco con o sin desplazamiento lateral. Debemos entender que rara vez encontra-
remos un marco que estØ completamente riostrado contra desplazamientos laterales o uno que estØ com-
pletamente desprovisto de riostras contra el desplazamiento lateral. Por consiguiente, hay que decidir 
cómo manejar el asunto.

El asunto posiblemente pueda resolverse examinando la rigidez lateral de los elementos de apunta-
lamiento para el piso en consideraci·n. Se puede observar que una columna en particular se encuentra en 
un piso donde existe demasiada rigidez lateral provista por los miembros de apuntalamiento, los muros 
de cortante, las armaduras de cortante, etc., que cualquier deþexi·n lateral que ocurra ser§ demasiado 
peque¶a para afectar en forma apreciable la resistencia de la columna. Al examinar una estructura par-
ticular, es necesario darse cuenta de que puede haber algunos pisos sin desplazamiento lateral y otros 
pisos con desplazamiento lateral.

Si no podemos decir mediante una inspecci·n si se trata de un marco sin desplazamiento lateral o 
de uno con desplazamiento lateral, el c·digo proporciona dos formas de hacerlo. Primero, en la Secci·n 
6.6.4.3a del C·digo ACI, se dice que el piso de un marco se considera sin desplazamiento lateral si el 
incremento en los momentos de extremo en las columnas debido a los efectos de segundo orden equivale 
a 5% o menos de los momentos de extremo de primer orden.
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El segundo m®todo presentado por el c·digo para determinar si un marco en particular es riostrado 
o no riostrado est§ dado en la Secci·n 6.6.4.3a del C·digo ACI. Si el valor del as² llamado índice de 
estabilidad (que sigue) es Ò0.05, el comentario establece que el marco se puede clasiýcar como un marco 

sin desplazamiento lateral. (Si Vu es igual a cero, este m®todo no es aplicable.)

 Q =
�Pu�o

Vu�c
 (Ecuaci·n 6.6.4.4.1 del ACI)

donde

��Pu �  carga vertical total factorizada para todas las columnas en el piso considerado
 æo �  deþexi·n lateral de primer orden determinada el§sticamente debido a Vu en la parte 

superior del piso en cuestión con respecto a la parte inferior de ese mismo piso
 Vu � fuerza cortante horizontal factorizada del piso considerado
 `c �  altura de un miembro a compresión en un marco medida de centro a centro de los nudos 

del marco

A pesar de estas sugerencias del ACI, el proyectista tendr§ que tomar decisiones sobre lo que es un 
apuntalamiento adecuado y el que no lo es, bas§ndose en la presencia de muros estructurales y de otros 
elementos de apuntalamiento. En un ediýcio de concreto reforzado de tama¶o promedio, las excentri-
cidades de carga y los valores de esbeltez son peque¶os y se considera que los marcos est§n riostrados. 
Sin embargo, ciertamente en los casos dudosos es preferible optar por la seguridad y considerar que los 
marcos no est§n riostrados.

11.3 EFECTOS DE ESBELTEZ

La esbeltez de las columnas se basa en su geometr²a y en su arriostramiento lateral. Conforme crece su 
esbeltez, sus esfuerzos de þexi·n tambi®n aumentan, por lo que puede ocurrir el pandeo. Las columnas 
de concreto reforzado generalmente tienen peque¶as relaciones de esbeltez. Como consecuencia, usual-
mente pueden dise¶arse como columnas cortas sin reducciones de resistencia por efectos de esbeltez. Si 
los efectos de esbeltez se consideran peque¶os, entonces las columnas pueden considerarse ñcortasò y 
pueden dise¶arse de acuerdo con el Cap²tulo 10. Sin embargo, si son ñesbeltasò, el momento para el cual 
la columna debe dise¶arse se incrementa o se ampliýca. Una vez que el momento ha sido ampliýcado, la 
columna se dise¶a entonces de acuerdo con el Cap²tulo 10 usando el momento incrementado.

En los siguientes p§rrafos se analizan diversos aspectos implicados en el c§lculo de las relaciones 
de esbeltez. £stos incluyen: longitudes no soportadas de columnas, factores de longitud efectiva, 
radios de giro y los requisitos del C·digo ACI. La Secci·n 6.2.6 del C·digo ACI limita los efectos de 
segundo orden a no m§s de 40% de los efectos de primer orden.

Longitudes no soportadas
La longitud `u usada para calcular la relaci·n de esbeltez de una columna es su longitud sin apoyo. Esta 
longitud se considera igual a la distancia libre entre las losas, las vigas o los otros miembros que propor-
cionan soporte lateral a la columna. Si ®sta tiene capiteles o cartelas (v®ase la Figura 16.1 en el Cap²tulo 
16), la distancia libre se mide desde el fondo de los capiteles o de las cartelas.

Factores de longitud efectiva
Para calcular la relaci·n de esbeltez de una columna en particular, es necesario estimar su longitud 
efectiva. £sta es la distancia entre los puntos de momento nulo en la columna. En este an§lisis inicial 
se supone que no es posible ni el desplazamiento lateral ni la traslaci·n de los nudos. Desplazamiento 
lateral o traslaci·n de nudo quiere decir que uno o ambos extremos de una columna pueden moverse 
lateralmente uno con respecto a otro.

Si existiese una columna con extremos perfectamente articulados, su longitud efectiva ser²a su lon-
gitud no soportada, como se muestra en la Figura 11.1a). El factor k de longitud efectiva es el n¼mero 
por el que debe multiplicarse la longitud no soportada de la columna para obtener su longitud efectiva. 
Para una columna con extremos perfectamente articulados, k ��1.0.
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Las columnas con condiciones diferentes de extremo tienen longitudes efectivas completamente 
diferentes. Por ejemplo, en una columna con extremos perfectamente empotrados, sus puntos de inþexi·n 
(o los puntos con momento nulo) se presentan en los puntos de los cuartos de su altura y su longitud 
efectiva es `u�2, como se muestra en la Figura 11.1b). Como consecuencia, el valor de k ser²a igual a 0.5.

Obviamente, cuanto menor sea la longitud efectiva de una columna en particular, menor ser§ el 
peligro de pandeo y mayor su capacidad de carga. La Figura 11.1c) muestra una columna con un extremo 
empotrado y otro articulado. El factor k para esta columna es aproximadamente igual a 0.70.

El concepto de longitudes efectivas es simplemente un m®todo matem§tico de tomar una columna 
ðsea cual sea la condici·n en sus extremos y sujeci·n lateralð y remplazarla por otra columna equiva-
lente, articulada y riostrada. Podr²a hacerse un complejo an§lisis de pandeo en un marco para determinar 
el esfuerzo cr²tico en una columna en particular. El factor k se determina al delimitar una columna con 
extremos articulados con una longitud equivalente que proporcione el mismo esfuerzo cr²tico. El proce-
dimiento del factor k es un m®todo para lograr soluciones sencillas en problemas complicados de pandeo 
en marcos.

Columnas redondas. (Digital Vision.)
(Digital Vision/Getty Images, Inc.)
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Figura 11.1 Longitudes efectivas para columnas en marcos riostrados (desplazamiento 
lateral impedido).
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Las columnas de concreto reforzado sirven como partes de marcos y estos marcos algunas veces 
son riostrados y otras veces son no riostrados. Un marco riostrado es uno en el cual el desplazamien-
to lateral o la traslaci·n de nudos est§n impedidos por medio de riostras, los muros de cortante o el 
soporte lateral de las estructuras adyacentes. Un marco no riostrado no tiene ninguno de estos tipos de 
arriostramiento y debe depender de la rigidez de sus propios miembros para impedir el pandeo lateral. 
Los valores de k para marcos riostrados nunca pueden ser mayores que 1.0, pero en marcos no riostra-
dos los valores de k siempre son mayores que 1.0 debido al desplazamiento lateral.

En la Figura 11.2a) se muestra un ejemplo de una columna no riostrada. La base de esta columna 
se supone empotrada, mientras que su extremo superior se supone completamente libre para girar y 
desplazarse. La curva el§stica de tal columna tomar§ la forma de la curva el§stica de una columna con 
extremos articulados y de doble longitud. Su longitud efectiva por consiguiente ser§ igual a 2`u, como 
se muestra en la ýgura. En la Figura 11.2b) se muestra el caso de otra columna no riostrada. La base de 
esta columna est§ conectada a vigas que proveen resistencia a la rotaci·n, pero no lo suýciente como 
para ser considerado un empotramiento. En la mayor²a de los ediýcios es com¼n una restricci·n a la 
rotaci·n parcial, no extremos con pasadores o empotrados. La Secci·n 11.4 muestra c·mo evaluar tal 
restricci·n parcial. Para el caso mostrado en la Figura 11.2b), si la viga en la base es þexible comparada 
con la columna, el factor k tiende al inýnito. Si es muy r²gida, k tiende a 2.

La Secci·n 6.6.4.4.3 del C·digo ACI establece que el factor de longitud efectiva debe tomarse 
igual a 1.0 para los miembros a compresi·n de marcos riostrados, a menos que un an§lisis te·rico jus-
tiýque que puede usarse un valor menor. Si el miembro no est§ en un marco riostrado contra el despla-
zamiento lateral, el valor de k ser§ mayor que 1.0 y deber§ determinarse considerando los efectos del 
agrietamiento y del refuerzo en la rigidez de la columna. El Comit® ACI-ASCE 441 sugiere que no es 
realista dar por supuesto que k ser§ menor que 1.2 para tales columnas; y por ello parece l·gico hacer 
dise¶os preliminares con k igual a ese valor o mayor.

11.4 DETERMINACIÓN DE LOS FACTORES k CON NOMOGRAMAS

El procedimiento preliminar que se usa para estimar las longitudes efectivas involucra el uso de los nomo-
gramas mostrados en la Figura 11.3.1,2 Antes del an§lisis con computadora, el uso de los nomogramas fue 
el m®todo tradicional para determinar longitudes efectivas de columnas. El nomograma de la parte a) de la 
ýgura es aplicable a marcos riostrados, mientras que el de la parte b) es aplicable a marcos no riostrados. 

Figura 11.2 Columnas para marcos 
no riostrados.

a)  Extremo superior libre para girar 
y desplazarse, extremo inferior 
empotrado

b)  Extremo superior libre para 
girar y desplazarse, extremo 
inferior parcialmente  
restringido contra la  
rotaci·n

k`u � 2`u k`u > 2`u

`u

`u

1Structural Stability Research Council, Guide to Stability Design Criteria for Metal Structures, 4a. ed.,T.V. Galambos, Ed. (Nue-
va York: Wiley & Sons, 1988).
2Julian, O.G., y Lawrence, L.S., 1959, �Notes on J and L Nomograms for Determination of Effective Lengths�,  sin publicar. Estos 
nomogramas tambi®n se llaman Nomogramas Jackson y Moreland, por la empresa con la que Julian y Lawrence estaban asociados.
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Figura 11.3 Factores de longitud efectiva. � � raz·n de �(EI�`) de los miembros a compresi·n a �(EI�`) de los miembros a 
þexi·n en un plano en un extremo de un miembro a compresi·n. k � factor de longitud efectiva.

Para usar los nomogramas para una columna particular, se calculan los factores ��en cada extremo 
de la columna. El factor � en un extremo de la columna es igual a la suma de las rigideces [�(EI�`)]�de 
las columnas que concurren en ese nudo, incluyendo la columna en consideraci·n, dividida entre la suma 
de todas las rigideces de las vigas que concurren en el nudo. Si un extremo de la columna est§ articulado, 
� es te·ricamente igual a � y si est§ empotrado, ����0. Como es pr§cticamente imposible lograr un 
empotramiento perfecto, ��usualmente se toma igual a 1.0 en vez de 0 para los empotramientos supues-
tos. Cuando el extremo de la columna est§ soportado por una zapata pero no est§ r²gidamente conectado 
a ella, � es te·ricamente inýnito, pero usualmente se toma igual a 10 en los dise¶os pr§cticos.

Uno de los dos valores � se denomina ���y el otro ��. Despu®s de calcular estos valores, se obtiene 
el factor k de longitud efectiva trazando una l²nea recta entre �� y ��. El punto de intersecci·n de esta 
recta con el eje medio del nomograma nos da el valor de k.

Puede verse que los factores ��usados para entrar a los nomogramas, y por tanto los factores de lon-
gitud efectiva, dependen de las rigideces relativas de los miembros a compresi·n y a þexi·n. Si tenemos 
una columna muy ligera y þexible y trabes muy r²gidas, la rotaci·n y el movimiento lateral de los extre-
mos de la columna se aminorar§n considerablemente. Los extremos de la columna tendr§n una condici·n 
cercana a la del empotramiento, por lo que los valores ��y los valores k resultantes ser§n peque¶os. 
Obviamente, si el inverso ocurre, es decir, columnas muy r²gidas con trabes þexibles, los extremos de las 
columnas girar§n casi libremente, acerc§ndose a la condici·n de una articulaci·n. Consecuentemente, 
tendremos valores grandes de ��y k.

Para calcular los valores ��es necesario usar valores realistas para los momentos de inercia. Las 
trabes suelen estar bastante agrietadas en sus lados de tensi·n, en tanto que las columnas probablemente 
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tienen s·lo unas cuantas grietas. Si los valores de I para las trabes se subestiman un poco, los factores k 
de la columna ser§n un poco mayores, con lo cual quedan del lado seguro.

Varias reglas se usan para estimar aproximadamente las rigideces de vigas y columnas. Una pr§ctica 
com¼n del pasado para relaciones de esbeltez, del orden de hasta aproximadamente 60 o 70, era usar 
momentos de inercia totales para las columnas y 50% de los momentos de inercia totales para las vigas.

En la Tabla 6.6.3.1.1a del ACI, se establece que para determinar valores ��que han de usarse en la 
evaluaci·n de los factores k, la rigidez de las vigas se puede calcular con base en 0.35Ig para tomar en 
cuenta el agrietamiento y el refuerzo, mientras que 0.70Ig puede usarse para miembros a compresi·n. 
Esta pr§ctica se sigue para los ejemplos en este cap²tulo. En la misma secci·n se proporcionan otros 
valores para la rigidez estimada de muros y placas planas.

11.5 DETERMINACIÓN DE FACTORES k MEDIANTE ECUACIONES

En lugar de usar nomogramas para determinar los valores de k, existe un m®todo alterno que consiste en 
el uso de ecuaciones relativamente simples. Estas ecuaciones, que estaban en el comentario (R10.12.1) 
del C·digo ACI 318-05 y que se tomaron del British Standard Code of Practice,3 son particularmente 
¼tiles con programas de computadora.

Para miembros a compresi·n riostrados, un l²mite superior para el factor de longitud efectiva puede 
tomarse como el menor valor determinado de las dos ecuaciones siguientes en donde ���y ���son los 
valores descritos anteriormente para los nomogramas (com¼nmente llamados nomogramas de Jackson y 
Moreland, como se describe en la nota 2 del pie de p§gina de este cap²tulo). �mín es el menor de ���y ��.

k = 0.7 + 0.05(cA + cB 1.0

k = 0.85 + 0.05cmín 1.0

Columnas de concreto reforzado. (Éalris-
ha/iStockphoto.)

3British Standards Institution, 1972, Code of Practice for the Structural Use of Concrete (CP110: Part 1), Londres, 154 p§gs.
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El valor de k para los miembros a compresi·n no riostrados y restringidos en ambos extremos puede 
determinarse con el valor apropiado dado por las siguientes dos ecuaciones, en donde �m es el promedio 
de ���y ��:

Si cm < 2

k =
20 cm

20
1 + cm

�

Si cm 2

k = 0.9 1 + cm

�

������

������

El valor del factor de longitud efectiva para los miembros a compresi·n no riostrados que est§n 
articulados en un extremo, se puede determinar con la siguiente expresi·n, en donde ��es el valor en el 
extremo restringido:

k � 2.0 � 0.3�

Como se mencion· anteriormente en la Secci·n 11.3 de este cap²tulo, la Secci·n 6.6.4.4.3 del C·di-
go ACI establece que k debe tomarse igual a 1.0 para miembros a compresi·n en marcos apuntalados 
contra desplazamientos laterales, a menos que un an§lisis te·rico muestre que puede usarse un valor m§s 
peque¶o. En el ¼ltimo p§rrafo de la Secci·n R6.6.4.4.3 del comentario, se dice que el uso de los nomo-
gramas o de las ecuaciones reci®n presentadas, es satisfactorio para justiýcar valores de k menores que 
1.0 en marcos riostrados.

11.6  AN`LISIS DE PRIMER ORDEN USANDO PROPIEDADES ESPECIALES  
DE LOS MIEMBROS

Despu®s de esta secci·n, el resto de este cap²tulo est§ dedicado a un procedimiento aproximado de dise-
¶o en donde el efecto de la esbeltez se toma en consideraci·n, calculando los ampliýcadores de momento 
que se multiplican por los momentos de las columnas. Un ampliýcador para una columna en particular 
es una funci·n de su carga axial factorizada Pu y de su carga de pandeo cr²tica Pc.

Antes de poder calcular los ampliýcadores de momento para una estructura en particular, es necesa-
rio hacer un an§lisis de primer orden de la estructura. Las propiedades de la secci·n del miembro usadas 
para tal an§lisis deben tener en cuenta la inþuencia de las cargas axiales, la presencia de regiones agrie-
tadas en los miembros y el efecto de la duraci·n de las cargas. En lugar de hacer tal an§lisis, la Secci·n 
6.6.3.1.1 del C·digo ACI permite el uso de las siguientes propiedades para los miembros de la estructura. 
Estas propiedades se pueden usar para marcos con o sin desplazamiento lateral.

a) Módulo de elasticidad , determinado con la siguiente expresi·n dada en la Secci·n 19.2.2.1 del 
c·digo ACI: Ec = w1.5

c 33 ��f �

c

�

 para valores de wc entre 90 lb/pie3 y 155 lb/pie3 o 57 000 ��f �

c para 
concreto de peso normal.

b) Momentos de inercia, donde Ig ��momento de inercia de la secci·n total de concreto respecto al 
eje centroidal despreciando el refuerzo (Secci·n 6.6.3.1.1a del C·digo ACI):

 Vigas 0.35Ig
 Columnas 0.70Ig
 Muros no agrietados 0.70Ig
 Muros agrietados 0.35Ig
 Placas planas y losas planas 0.25Ig

c) `rea                        1.0Ag

Como una alternativa para las ecuaciones aproximadas anteriormente citadas para columnas y 
muros, el c·digo permite el siguiente valor m§s complejo para el momento de inercia:

 I = 0.80 + 25
Ast

Ag
1

Mu

Puh
0.5

Pu

P0
Ig 0.875Ig (Tabla 6.6.3.1.1b del ACI)
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Pu and Mu deben tomarse de la combinaci·n de carga en estudio, o conservadoramente pueden tomarse 
como los valores de Pu y Mu que conduzcan al valor m§s bajo de I. En ning¼n caso debe tomarse un 
valor de I para los miembros a compresi·n menor que 0.35Ig. P0 es la resistencia te·rica de la carga axial 
conc®ntrica (v®ase el Cap²tulo 9 de este libro de texto).

Para miembros a þexi·n (vigas y placas planas y losas planas) se permite la siguiente ecuaci·n 
aproximada:

 I + (0.10 + 25r) 1.2 0.2
bw

d
Ig 0.5Ig (Tabla 6.6.3.1.1b del ACI)

Para miembros continuos a þexi·n, se permite usar el valor promedio de I de las secciones de 
momento positivo y negativo. En ning¼n caso el valor de I requerido para miembros a þexi·n debe 
tomarse menor que 0.25Ig.

A menudo durante el proceso de dise¶o, el proyectista no sabe los valores ýnales de las dimen-
siones de la secci·n del miembro o las §reas de acero al hacer c§lculos tales como aquellos en la Tabla 
6.6.3.1.1b del ACI. Esto conduce a un proceso iterativo donde el ¼ltimo ciclo de iteraciones supone las 
mismas propiedades del miembro que el dise¶o ýnal. La Secci·n 6.6.4.2 del C·digo ACI le permite que 
estos valores est®n s·lo dentro del 10% de los valores ýnales en la iteraci·n ýnal.

11.7 COLUMNAS ESBELTAS EN MARCOS CON Y SIN DESPLAZAMIENTO LATERAL

Existe una gran diferencia entre el comportamiento de las columnas de marcos sin desplazamiento late-
ral o riostrados y el de aqu®llas de marcos con desplazamiento lateral o no riostrados. En efecto, cada 
columna en un marco riostrado act¼a por s² misma. En otras palabras, su resistencia individual se puede 
determinar, comparar con sus cargas y momentos factorizados calculados. En un marco no riostrado o con 
desplazamiento lateral, una columna probablemente no se pandea individualmente, sino simult§neamente 
con todas las dem§s columnas al mismo nivel. Como consecuencia, en un marco riostrado es necesario 
considerar la resistencia por pandeo de todas las columnas en el nivel considerado como una unidad.

Para un miembro a compresi·n en un marco sin desplazamiento lateral, la relaci·n de esbeltez 
efectiva k`u�r se usa para determinar si el miembro es corto o esbelto. Para este c§lculo, `u es la longitud 
no soportada del miembro. El factor k de longitud efectiva puede tomarse igual a 1.0, a menos que el 
an§lisis proporcione un valor menor. El radio de giro r es igual a 0.25 veces el di§metro de una columna 
redonda y 0.289 veces la dimensi·n de una columna rectangular en la direcci·n en que la estabilidad est§ 
siendo considerada. La Secci·n 6.2.5 del C·digo ACI permite usar el valor aproximado de 0.30 en lugar 
de 0.289 y esto lo haremos aqu². Para otras secciones, el valor de r tendr§ que calcularse a partir de las 
propiedades de las secciones totales.

Para marcos sin desplazamiento lateral, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si se satisface la 
siguiente expresi·n:

 
k�u
r

34 12
M1

M2
 (Ecuaci·n 6.2.5b del ACI)

En esta expresi·n, M1 es el menor momento de extremo factorizado en un miembro a compresi·n. 
Tiene el signo m§s si el miembro est§ þexionado en forma de curvatura simple (en forma de C) y el 
signo menos si el miembro est§ þexionado en curvatura doble (en forma de S). M2 es el mayor momento 
de extremo factorizado en un miembro a compresi·n y siempre tiene el signo m§s. En esta ecuaci·n, el 
t®rmino [34 -�12(M1M2���no debe ser mayor que 40, seg¼n la Ecuaci·n 6.2.5c del C·digo ACI. 

Para marcos riostrados, los efectos de esbeltez pueden ignorarse si

 k`u�r < 22 (Ecuaci·n 6.2.5a del ACI)

Si k`u�r para una columna en particular es mayor que la relaci·n aplicable, tendremos una columna 
esbelta. Para tal columna, debe considerarse el efecto de esbeltez. Esto puede hacerse usando m®todos apro-
ximados o usando un an§lisis te·rico de segundo orden que tome en cuenta el efecto de las deþexiones. Los 
efectos de segundo orden no pueden exceder 40% de los efectos de primer orden (Secci·n 6.2.6 del ACI).

Un an§lisis de segundo orden es aquel que toma en cuenta el efecto de las deþexiones y tambi®n 
hace uso de un m·dulo tangente reducido. Las ecuaciones necesarias para dise¶ar una columna en este 
intervalo son sumamente complicadas y en la pr§ctica se recurre a gr§ýcas de dise¶o de columnas o 
programas de computadora.
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Cómo evitar las columnas esbeltas

El dise¶o de columnas esbeltas es considerablemente m§s complicado que el dise¶o de columnas cortas. 
Como consecuencia, es apropiado considerar el uso de ciertas dimensiones m²nimas de manera que las 
columnas no resulten esbeltas. De este modo, tales columnas pueden evitarse casi completamente en los 
ediýcios de tama¶o medio.

Si se supone k igual a 1.0, usualmente la esbeltez puede despreciarse en columnas de marcos rios-
trados si `u�h se mantiene igual a 10 o menos en la planta baja y 14 o menos para los pisos arriba de la 
planta baja. Para determinar estos valores, se supone que hay poca resistencia al momento en la conexi·n 
de la zapata a la columna y que las columnas de la planta baja est§n þexionadas en forma de curvatura 
simple. Si la conexi·n zapata-columna se dise¶a con una resistencia apreciable al momento, el valor 
m§ximo indicado de `u�h de 10 debe aumentarse aproximadamente a 14 o al mismo valor usado en los 
pisos superiores.4

Si tenemos un marco no riostrado y se supone k ��1.2, probablemente es necesario tomar `u�h igual 
a 6 o menor. As², para una altura libre de piso de 10 pies, hay que usar una h m²nima de aproximadamente 
10 pies�6 ��1.67 pies ��20 plg en la direcci·n de la þexi·n para evitar columnas esbeltas.

El Ejemplo 11.1 ilustra la selecci·n del factor k y la determinaci·n de la relaci·n de esbeltez para 
una columna en un marco no riostrado. Para calcular los valores de I�L, los autores usaron 0.70 veces los 
momentos de inercia totales para las columnas, 0.35 veces los momentos de inercia totales para las trabes 
y las longitudes completas entre los centros de los soportes en todos los miembros.

EJEMPLO 11.1

a)  Con ayuda de los nomogramas de la Figura 11.3, calcular el factor de longitud efectiva para la columna AB del 
marco riostrado de la Figura 11.4. Considere s·lo þexi·n en el marco del plano.

b)  Calcular la relaci·n de esbeltez de la columna AB. àEs una columna corta o esbelta? La relación de esbeltez 
m§xima permisible para una columna corta sin arriostramiento es 22, como se describir§ en la Secci·n 11.9 de 
este capítulo. Los momentos de extremo en la columna son M1 ��45 pie-klb y M2 ��75 pie-klb, lo cual resulta 
en una curvatura simple.

4 Neville, G.B., ed., 1984, Simpliýed Design Reinforced Concrete Buildings of Moderate Size and Height (Skokie, IL: Portland 
Cement Association), p§gs. 5-10 y la 5-12.

Figura 11.4 Marco del Ejemplo 11.1.

Trabe 12 � 18 (Ig � 5 832 plg4)

18"

10’

12’

24"

A

B

C

20’ 24’

20"

20"

Trabe 12 � 24
(Ig � 13 824 plg4)

Columna 12 � 20
(Ig � 8 000 plg4)

Columna 12 � 20
(Ig � 8 000 plg4)
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Solución

a) Factor de longitud efectiva para la columna AB
Usando los momentos de inercia reducidos de 11.6b) y aplicando el m®todo descrito en la Secci·n 11.4

cA =

0.7 8 000 plg4

12 10 pie
0.35 5 832 plg

12 20 pie
+

0.35 5 832 plg4

12 24 pie

= 2.99

cB =

0.7 8 000 plg4

12 10 pie
+

0.7 8 000 plg4

12 12 pie
0.35 13 824 plg4

12 20 pie
+

0.35 13 824 plg4

12 24 pie

= 2.31

De la ýgura 11.3a)

����

�����

����

�
�

��
�

Sistema de cimbra de acero ajustable para columnas.
(Cortes²a de Dayton Superior Corporation.)



DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMAC

11.9 Ampliýcaci·n de momentos de columnas en marcos sin desplazamiento lateral 329

b) ¿Es una columna esbelta?

�u = 10 pies
9 plg+ 12 plg

12 plg/pie
= 8.25 pies

k�u
r

=
(0.875 12 plg/pie 8.25 pie)

0.3 20 plg
= 14.44 < MÆximo

k�u
r

para una columna corta en un marco

arriostrado mediante la Ecuación 6.2.5b del AC I = 34 12
+ 45 pie-klb
+ 75 pie-klb

= 26.8

� no es una columna esbelta

Un proyectista experimentado primero supondr²a simplemente k �� 1 y r§pidamente ver²a que  
k`u�r � `u�r ��16.5 < 26.5. Entonces no habr²a necesidad de determinar k.

Si esta columna estuviera en el mismo marco, pero un marco no riostrado, entonces k ser²a 1.78 y 
k`u�r ��29.37 > 22. Ser²a una columna esbelta. La ¼nica diferencia para determinar k es el uso de la 
Figura 11.3b) para columnas con desplazamiento lateral en lugar de la Figura 11.3a) para columnas sin 
desplazamiento lateral.

11.8 TRATAMIENTO DEL CÓDIGO ACI DE LOS EFECTOS DE ESBELTEZ

El C·digo ACI permite la determinaci·n de los efectos de segundo orden mediante uno de tres m®todos. 
El primero es por un an§lisis no lineal de segundo orden (Secci·n 6.8.1, C·digo ACI).Tal an§lisis debe 
considerar la no linealidad de los materiales, la curvatura del miembro y la deriva lateral, la duraci·n 
de la carga, los cambios volum®tricos en el concreto debido al þujo pl§stico, la contracci·n y la interac-
ci·n del cimiento o del apoyo. La t®cnica de an§lisis debe predecir las cargas ¼ltimas dentro de 15% de 
los resultados experimentales en estructuras de concreto reforzado est§ticamente indeterminadas (ACI 
R6.8.1.2). Esta t®cnica requerir²a software complejo de computadora que ha sido demostrado que satis-
face el requisito de exactitud de 15% anteriormente citado.

El segundo m®todo es un an§lisis el§stico de segundo orden (Secci·n 6.7.1.1, C·digo ACI). Esta 
t®cnica es m§s simple que el m®todo no lineal porque usa las rigideces de los miembros inmediatamente 
antes de la falla. Los valores de Ec y los momentos de inercia, as² como el §rea de la secci·n transversal 
de las columnas, vigas, muros, placas planas y losas planas en los que se permite usar en el an§lisis el§s-
tico de segundo orden se listan en la Secci·n 11.6 del libro. Lo m§s probable es que este m®todo tambi®n 
requerir²a un an§lisis de computadora.

El tercer m®todo es el procedimiento de ampliýcaci·n de momentos (Secci·n 6.6.4, C·digo ACI). 
Se dan diferentes procedimientos para este m®todo para estructuras con desplazamiento lateral y sin 
desplazamiento lateral. Las siguientes dos secciones describen el m®todo de ampliýcaci·n de momentos 
para estos dos casos.

11.9  AMPLIFICACIÓN DE MOMENTOS DE COLUMNAS EN MARCOS SIN 
DESPLAZAMIENTO LATERAL

Cuando una columna est§ sometida a momentos a lo largo de su longitud no apuntalada, se desplaza 
lateralmente en el plano de þexi·n. El resultado ser§ un momento aumentado o momento secundario 
igual a la carga axial multiplicada por el desplazamiento lateral o excentricidad. En la Figura 11.5 la 
carga P causa que el momento de la columna se incremente una cantidad Pæ. Este momento causar§ 
que ��aumente un poco m§s, con el resultado de que el momento Pæ aumentar§, que a su vez causar§ un 
incremento m§s en æ, etc., hasta que se alcanza el equilibrio.

Podr²amos tomar los momentos en la columna, calcular la deþexi·n lateral, aumentar el momento 
en Pæ, recalcular la deþexi·n lateral y el momento aumentado, etc. Si bien dos ciclos ser²an suýcientes, 
este procedimiento ser²a muy tedioso e impr§ctico.

Puede demostrarse5 que el momento aumentado puede estimarse muy bien multiplicando el momento 
primario por 1/�1 ��P�Pc�, donde P es la carga axial y Pc es la carga de pandeo de Euler igual a � 2EI��k`u�

2.

5 Timoshenko, S.P., y Gere, J.M., 1961, Theory of Elastic Stability, 2a. ed. (Nueva York: McGraw-Hill), p§gs. 319-356.
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En el Ejemplo 11.2 esta expresi·n se usa para estimar el momento ampliýcado en una columna car-
gada lateralmente. Puede verse que en este problema el momento primario de 75 pie-klb se incrementa 
7.4 pie-klb. Si calculamos la deþexi·n debida a la carga lateral, obtenemos 0.445 plg. Para este valor  
Pæ ��(150) (0.445) ��66.75 plg-klb ��5.6 pie-klb. Este momento causa m§s deþexi·n que a su vez 
causa m§s momento y as² sucesivamente.

EJEMPLO 11.2

a)  Calcular el momento primario en la columna mostrada en la Figura 11.6 debido a la carga lateral de 20 klb.
b)  Determinar el momento total estimado, incluyendo el momento secundario debido a la deþexi·n lateral, usando 

el factor de ampliýcaci·n apropiado justamente presentado. E ��3.16 �103 klb/plg2. Suponer k ��1.0 y `u �  
15 pies.

Figura 11.5 Ampliýcaci·n de momentos en una columna sin desplazamiento lateral.

Figura 11.6 Columna para el Ejemplo 11.2.

150 klb

20 klb

150 klb

7.5’

7.5’

Columna 12" � 12"
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Solución

a) Momento primario debido a la carga lateral

Mu =
(20 klb)(15 pies)

4
= 75 pies-klb

b) Momento total incluyendo el momento secundario

Pc = carga de pandeo de Euler =
p 2EI

(k�u)
2

=

(p 2)(3 160 klb/plg2   )
1
12

12 plg 12 plg3

(1.0)(12 plg/pie 15 pie)2 = 1 663.4 klb

Momento amplificado = M 2
1

1
P
Pc

=
1

1
150 klb

1 663.4 klb

= 8275 pie-klb = (1.1)(75 pie-klb) .4 pie-klb

Como usted ha visto, es posible calcular aproximadamente el momento ampliýcado debido a 
deþexi·n lateral usando la expresi·n �1 ��P�Pc�. En la Secci·n 6.6.4.5 del C·digo ACI, el momento de 
dise¶o factorizado para columnas esbeltas sin desplazamiento se incrementa usando la siguiente expre-
si·n, en la cual Mc es el momento ampliýcado o aumentado y M2 es el momento factorizado ýnal mayor 
en un miembro a compresi·n:

 Mc � �M2 (Ecuaci·n 6.6.4.5.1 del ACI)

Si nuestros c§lculos proporcionan momentos muy peque¶os en ambos extremos de la columna, el 
c·digo provee un valor m²nimo absoluto de M2 para usarse en el dise¶o. En efecto, se requiere el c§lculo 
de un momento basado en una excentricidad m²nima de 0.6 ��0.03h, donde h es el espesor total del 
miembro perpendicular al eje de þexi·n.

 M2 mín � Pu�0.6 � 0.03h� ( Ecuaci·n 6.6.4.5.4 del ACI)

O en unidades del SI

M2 mín � Pu�15 � 0.03h�, donde h est§ en mm, as² como el n¼mero 15.

Se usa un ampliýcador de momento ��para estimar el efecto de la curvatura del miembro entre los 
extremos de los miembros a compresi·n. Implica un t®rmino Cm, que se deýne m§s adelante en esta 
secci·n.

� d =
Cm

1
Pu

0.75Pc

1.0 (Ecuaci·n 6.6.4.5.2 del ACI)

La determinaci·n del ampliýcador de momento � consiste en los siguientes c§lculos:

1. Ec ��57 000 ��f �

c para concreto de peso normal (v®ase la Secci·n 1.11 para otras densidades).

2. Ig ��momento de inercia total de la secci·n transversal de la columna respecto al eje centroidal 
bajo consideraci·n.

ALFAOMEGA
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3. Es ��29 �106 lb/plg2.
4. Ise ��momento de inercia del refuerzo respecto al eje centroidal de la secci·n. (Este valor es igual 

a la suma de cada §rea de varilla multiplicada por el cuadrado de su distancia al eje centroidal del 
miembro en compresi·n.)

5. El t®rmino �dns considera la reducci·n de la rigidez causada por cargas axiales sostenidas y es 
aplicable solamente a marcos sin desplazamiento lateral. Se deýne como la relaci·n de la carga 
axial sostenida factorizada m§xima dividida por la carga axial factorizada total asociada con la 
misma combinaci·n de carga. Siempre se supone que tiene signo positivo y nunca se permite que 
exceda de 1.0.

6. A continuaci·n es necesario calcular un valor efectivo de (EI) denominado (EI)eff. Las dos expre-
siones dadas para (EI)eff en el c·digo se desarrollaron tomando en cuenta el þujo pl§stico, las 
grietas, etc. Si el tama¶o de la columna y de las varillas ya se ha seleccionado o estimado, (EI)eff 
se puede calcular con la siguiente expresi·n, que es particularmente satisfactoria para columnas 
con altos porcentajes de acero.

 (EI)
eff

=
(0.2EcIg + EsIse)

1 + bdns
 (Ecuaci·n 6.6.4.4.4b del ACI)

La expresi·n alternativa dada a continuaci·n para (EI)eff es probablemente la mejor expre-
si·n que se puede usar cuando los porcentajes de acero son bajos. Observe tambi®n que esta 
expresi·n es la que se usa cuando el refuerzo no se ha seleccionado previamente.

 (EI)
eff

=
0.4EcIg

1 +bdns
 (Ecuaci·n  6.6.4.4.4a del ACI)

La Ecuaci·n 6.6.4.4.4c del c·digo da una tercera ecuaci·n alternativa para (EI)eff. En esta 
ecuaci·n, el momento de inercia de la columna I se calcula mediante la Tabla 6.6.3.1.1b del ACI.

 (EI)eff =
EcI

1 + dns
 (Ecuaci·n 6.6.4.4.4c del ACI)

7. Se calcula la carga de pandeo de Euler:

 Pc =
p 2(EI)

eff

(k�u)
2  (Ecuaci·n 6.6.4.4.2 del ACI)

8. Para algunas situaciones de momentos en columnas, la expresi·n para la ampliýcaci·n o el 
ampliýcador de momentos conduce a momentos que son demasiado grandes. Una de estas situa-
ciones ocurre cuando el momento en un extremo del miembro es cero. Para esta situaci·n, la 
deþexi·n lateral es en realidad aproximadamente la mitad de la deþexi·n obtenida con el factor 
de ampliýcaci·n. Si tenemos momentos aproximadamente iguales en los extremos que causan 
una curvatura doble, la deþexi·n y los momentos a media altura ah² son cercanos a cero. Como 
resultado de ®stas y otras situaciones, el c·digo proporciona un factor de modiýcaci·n (Cm) para 
usarse en la expresi·n del momento que dar§ como resultado una ampliýcaci·n m§s realista del 
momento.

En los marcos riostrados sin cargas transversales entre apoyos, Cm puede variar de 0.4 a 1.0 y debe 
determinarse con la expresi·n al ýnal de este p§rrafo. Para todos los dem§s casos debe tomarse igual 
a 1.0. (Recuerde la convenci·n de los signos: M1 es positivo para curvatura simple y es negativo para 
curvatura doble; M2 es siempre positivo.)

 Cm = 0.6 + 0.4
M1

M2
 (Ecuaci·n 6.6.4.5.3a del ACI)

Si M2mín se calcula con la Ecuaci·n 6.6.4.5.4 del ACI resulta mayor que M2, el valor de Cm en esta 
ecuación  se tomar§ igual a 1.0 o se basar§ en la relaci·n de los momentos extremos calculados M1/M2 

(Secci·n 6.6.4.5.3 del ACI). Si la columna arriostrada est§ sometida a cargas transversales entre los apo-
yos, Cm se toma igual a 1.0 (Ecuaci·n 6.6.4.5.3b del ACI).

El Ejemplo 11.3 ilustra el dise¶o de una columna en un marco sin desplazamiento lateral.
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EJEMPLO 11.3

La columna con estribos de la Figura 11.7 se ha dise¶ado aproximadamente con las dimensiones de 12 plg � 15 plg.  
Se usar§ en un marco riostrado contra desplazamientos laterales. La columna se þexiona con curvatura simple alre-
dedor de su eje y y tiene una `u de 16 pies. Si k ��0.83, fy ��60 000 lb/plg2, y f �

c  ��4 000 lb/plg2 para un concreto 
de peso normal, determinar las varillas de refuerzo requeridas. Considerar s·lo la þexi·n en el plano del marco. 
Obs®rvese tambi®n que la carga muerta axial no factorizada PD es de 30 klb y el concreto es de peso normal.

Solución

1. ¿Es una columna esbelta?

k�u
r

mÆximo para columnas cortas= 34 12
M1

M2
= 34 12

+ 82 pie-klb
+ 86 pie-klb

= 22.56

real
k�u
r

=
(0.83)(12 plg/pie 16 pies)

0.3 15 plg
= 35.41 > 22.56

� es una columna esbelta

2. Ec = 57 000 = 57 000 4 000 lb/plg2
�

= 3 605 000 lb/plg2 = 3.605 103 klb/plg2

3. Ig = 1
12 (12 plg )(15 plg )3 = 3 375 plg 4

4. bd =
carga muerta axial factorizada
carga axial total factorizada

=
(1.2)(30 klb)

110 klb
= 0.327

5. Como el refuerzo no se ha seleccionado, debemos usar la Ecuación 6.6.4.4.4a del ACI para ( EI)
eff

.

(EI)
eff

=
0.4EcIg

1 + bd
=

(0.4)(3 605 lb/plg2 )(3 375 plg4)

1 + 0.327
= 3.67 106 klb-plg2

6. Pc =
p 2(EI)

eff

(k�u)
2 =

(p 2)(3.67 10  klb-plg26 )

(0.83 12 plg/pie 16 pies)2 = 1 426 klb

��f �

c

�

�����

(Ecuaci·n 6.6.4.4.4a ACI)

(Ecuaci·n 6.6.4.4.2 ACI)

Figura 11.7 Perýl y secci·n transversal de la columna del Ejemplo 11.3.

x

1 1

y

y

x

Pu � 110 klb

Pu � 110 klb

M1 b � 82 pie-klb

Secci·n 1-1

M2 b � 86 pie-klb

12"

15"

10"
"2 1

2
"2 1

2
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7. Cm = 0.6 + 0.4
M1

M2
= 0.6 + 0.4

+ 82 pie-klb
+ 86 pie-klb

= 0.981

8. d =
Cm

1
Pu

0.75Pc

=
0. 981

1
110 klb

(0.75)(1 426 klb)

= 1.09 >1.0

9. M2, m²n � Pu�0.6 � 0.03h� � 110 klb �0.6 � 0.03 � 15 plg� 

 � 115.5 plg-klb � 9.6 pie-klb (Ecuaci·n 6.6.4.5.4 del ACI)

10. Mc � �M2 � �1.09��86 pie-klb� � 93.7 pie-klb (Ecuaci·n 6.6.4.5.1 del ACI)

11. e ampliýcado = de =
(12)(93.7 pie-klb)

110 klb 
= 10.22 plg

12.  � = 10 plg/15 plg = 0.667

 ���g se determina por interpolaci·n entre los valores presentados en el ap®ndice A, gr§ýcas 2 y 3.

 

Pn =
Pu

f
=

110 klb
0.65

= 169.23 klb

Kn =
Pn

f �

cAg
=

169.23 klb
(4 klb/plg2 )(12 plg 15 plg)

= 0.235

Rn =
Pn

f �

cAg

de
h

= (0.235)
10.22 plg

15 plg
= 0.160

rg = 0.0160

Ag = (0.0160)(12 plg)(15 plg) = 2.88 plg2  Use 4 varillas #8 (3.14 plg2)

Como Kn y Rn est§n entre las l²neas radiales designadas fs�fy ��1.0 y �t ��0.005 en los diagramas  
de interacci·n, se permite que el factor ��se incremente desde el valor usado de 0.65. Si se usa la hoja de  
c§lculo de los Cap²tulos 9 y 10 para columnas rectangulares, se encuentra que es suýciente un §rea  
de refuerzo de s·lo 1.80 plg2. Esta reducci·n signiýcativa ocurre debido al factor incrementado de ��en 
esta regi·n.

La mayor²a de las columnas se dise¶an para combinaciones m¼ltiples de carga y el proyectista debe 
estar seguro de que la columna puede resistir a todas ellas. A menudo hay algunas columnas con carga 
axial alta y momento bajo, tal como 1.2D ��1.6L y otras con carga axial baja y momento alto, tal como 
0.9D ��1.6E. La primera de ®stas probablemente tenga un factor ��de 0.65. Sin embargo, es probable 
que la segunda sea preferible para el incremento en el factor �.

En este ejemplo el autor supuso que el marco estaba riostrado y sin embargo hemos dicho que los 
marcos suelen estar en esa zona de indeterminaci·n entre el total riostramiento y ning¼n riostramiento. 
Suponer que un marco est§ totalmente riostrado puede ser muy poco conservador.

11.10  AMPLIFICACIÓN DE LOS MOMENTOS EN LAS COLUMNAS DE MARCOS CON 
DESPLAZAMIENTO LATERAL

Las pruebas han mostrado que aunque las deþexiones laterales en marcos no riostrados son m§s bien 
peque¶as, sus cargas de pandeo son mucho menores que lo que ser²an si los marcos estuviesen riostra-
dos. Como consecuencia, las resistencias por pandeo de las columnas de un marco sin riostrar pueden 
aumentarse decididamente (tal vez por un factor de dos o tres) proporcionando un arriostramiento ade-
cuado.

Si un marco no est§ riostrado contra desplazamientos laterales, primero es necesario calcular su 
relaci·n de esbeltez. Si k`u�r es menor que 22, la esbeltez puede despreciarse (Secci·n 6.2.5 del ACI). 
Para nuestro an§lisis supondremos que se obtienen valores mayores que 22.

Cuando se tienen marcos con desplazamientos laterales, es necesario decidir para cada combinaci·n 
de carga cu§l de las cargas causa un desplazamiento lateral apreciable (probablemente las cargas latera-

 (Ecuaci·n 6.6.4.5.3a del ACI)

(Ecuaci·n 6.6.4.5.2 del ACI)
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les) y cu§l no. Los momentos de extremo factorizados que causan desplazamientos laterales se designan 
M1s y M2s, y deben ampliýcarse debido al efecto Pæ. Los otros momentos de extremo, resultantes de 
cargas que no causan un desplazamiento lateral apreciable, se designan M1ns y M2ns. £stos se determinan 
mediante un an§lisis de primer orden y no tienen que ser ampliýcados.

La Secci·n 6.6.4.6.2 del C·digo ACI establece que el ampliýcador de momentos �s puede determi-
narse mediante uno de los dos siguientes m®todos.

1. El ampliýcador de momentos puede calcularse con la ecuaci·n dada al ýnal de este p§rrafo 
(Ecuaci·n 6.6.4.6.2a) en donde Q es el ²ndice de estabilidad presentado anteriormente en la Sec-
ci·n 11.2 de este cap²tulo. Si el valor calculado de �s es mayor que 1.5 ser§ necesario calcular �s 
por la ecuaci·n 6.6.4.6.2b del ACI o por un an§lisis de segundo orden.

 ds =
1

1 Q
1 (Ecuaci·n 6.6.4.6.2a del ACI)

2. Con el segundo m®todo y el que se usa en este cap²tulo los momentos ampliýcados con despla-
zamiento lateral pueden calcularse con la siguiente expresi·n:

 ds =
1

1
�Pu

0.75�Pc

1 (Ecuaci·n 6.6.4.6.2b del ACI)

En esta ¼ltima ecuaci·n �Pu es la suma de todas las cargas verticales en el nivel estudiado y �Pc es 
la suma de todas las cargas de pandeo de Euler Pc = ��(EI)eff/(k`u)

2 para todas las columnas resistentes 
con desplazamiento lateral en el nivel con los valores k determinados como se describe en la Secci·n 
6.6.4.4.3 del C·digo ACI. Esta f·rmula reþeja el hecho de que las deþexiones laterales de todas las 
columnas en un nivel en particular son iguales y entonces las columnas son interactivas. Al calcular 
Pc, (EI)eff se determina ya sea mediante la Ecuaci·n 6.6.4.4.4 del ACI o la Eecuaci·n 6.6.4.4.5 del ACI 
usando �ds en lugar de �dns.

Con cualquiera de los m®todos anteriores que se use para determinar los valores de �s, los momentos 
de dise¶o que deben usarse se deben calcular con las expresiones siguientes.

 M1 = M1ns + dsM1s (Ecuaci·n 6.6.4.6.1a del ACI)

 M2 = M2ns + dsM2s (Ecuaci·n 6.6.4.6.1b del ACI)

Columnas de concreto reforzado y muros de cortante que sustentan un techo de acero estructural.
(Éasterix0597/iStockphoto.)
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Algunas veces el punto de m§ximo momento en una columna esbelta estar§ entre sus extremos. El 
Comentario (R6.6.4.6.4) del ACI dice que la ampliýcaci·n de momento para este caso puede evaluarse 
usando el procedimiento descrito para marcos sin desplazamiento lateral (Secci·n 6.6.4.5 del C·digo ACI). 

El Ejemplo 11.4 ilustra el dise¶o de una columna esbelta sometida a desplazamiento lateral.

EJEMPLO 11.4

Seleccionar las varillas de refuerzo usando el m®todo de ampliýcaci·n del momento para la columna no riostrada de 
18 plg�18 plg mostrada en la Figura 11.8 si `u��17.5 pies, k ��1.3, fy ��60 klb/plg2 y f �

c  ��4 klb/plg2. Un an§lisis 
de primer orden ha resultado en los siguientes momentos y cargas axiales:

PD = 200 klb

PL = 150 klb

PW = 65 klb

MD = 48 pie-klb

ML = 25 pie-klb

MW = 120 pie-klb

En la Tabla 11.1 se muestran las combinaciones de carga de la secci·n 4.1.El caso m§s cr²tico es el caso 3,  
U = 1.2D + L + W. Tambi®n se muestran los c§lculos de Pu y Mu para las otras combinaciones.

La columna en la Tabla 11.1 que tiene como encabezado suma de Pu es la suma de todas las cargas factoriza-
das en todo el piso para esa combinaci·n de cargas. Similarmente, la suma Pc es la suma del pandeo cr²tico de todas  
las columnas a nivel de piso. £stas se usan en la Ecuaci·n 6.6.4.6.2b del ACI para determinar �s. Los momentos 
de dise¶o ampliýcados se listan en la ¼ltima columna. El momento y la carga axial m§s cr²ticos son Pu = 455 klb,  
M2 = 213.3 pie-klb (caso 3 en la Tabla 11.1). Los siguientes c§lculos se limitan solamente a esa combinaci·n de cargas. 

Figura 11.8 Secci·n transversal de la columna 
del Ejemplo 11.4.��"

��"

�

��"

"�
�

� "�
�

Tabla 11.1 Resumen de c§lculos de combinaci·n de cargas para el Ejemplo 11.4

Caso
Ecuación* 

ASCE 7
Combinación

Pu

(klb)
MU

(klb-pie)
M2ns

(klb-pie)
M2s

(klb-pie)
Suma Pu

(klb)
Suma Pc

(klb) �s
M2 =M2ns +�sM2s

(pie-klb)

1 5.3.1a 1.4D 280 67.2 67.2 3360 50,000 1.053 67.20

2 5.3.1b 1.2D + 1.6L 480 97.6 97.6 5760 50,000 1.095 97.60

3 5.3.1d 1.2D + 1.0W+L 455 202.6 82.6 120 5460 50,000 1.089 213.30

4 1.2D � 1.0W+L 325 ï37.4 82.6 ï120 3900 50,000 1.062 ï44.86

5 5.3.1f 0.9D + 1.0W 245 163.2 43.2 120 2940 50,000 1.046 168.74

6 0.9D � 1.0W 115 0.9 43.2 ï120 1380 50,000 1.021 ï79.34

*Secci·n 4.1 de este libro.
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Solución   

¿Es una columna esbelta? (Secci·n 6.2.5, Ecuaci·n 6.2.5a, C·digo del ACI)

k�u
r

=
(1.3)(12 plg/pie)(17.5 pie)

(0.3)(18 plg)
= 50.55 > 22 Sí

C§lculo del momento ampliýcado �s

 ds =
1

1
�Pu

0.75�Pc

=
1

1
5 460 klb

(0.75)(50 000 klb)

= 1.089

 (Ecuaci·n 6.6.4.6.2b del ACI)

C§lculo del momento ampliýcado M2

 M2 = M2ns + dsM2s

= 82.6 pie-klb +(1.089)(120 pie-klb) = 213.3 pie-klb

 (Ecuaci·n 6.6.4.6.1b del ACI)

Selección de las varillas de refuerzo

g =
13 plg
18 plg

= 0.722 con referencia a la figura 11.8

Pn =
Pu

f
=

455 klb
0.65

= 700.0 klb (suponiendo f = 0.65 para verificarse posteriormente)6

e =
(12 plg/pie)(213.3 pie-klb)

455 klb
= 5.63 plg

Kn =
Pn

f �

cAg
=

700.0 klb
(4 klb/plg2)(18 plg 18 plg)

= 0.540

Rn =
Pn

f �

cAg

e
h

= (0.540)
5.63 plg
18 plg

= 0.169

Por la interpolaci·n entre las Gr§ýcas 3 y 4 del ap®ndice A, encontramos �z ��0.017.

Az = rzAg = (0.017)(18 plg 18 plg) = 5.51 plg2

  Use 6 varillas #9 (6.00 plg2)

El diagrama de interacci·n mostrado en la Figura 11.9 muestra el dise¶o ýnal de la columna con las 6 combi-
naciones de carga sobrepuestas. El ñpuntoò con coordenadas 455 klb, 213.3 pie-klb (2 560 plg-klb) es claramente el 
m§s cr²tico, porque es el que m§s se acerca al diagrama Pu contra Mu. Sin embargo, esta combinaci·n de cargas es 
la ¼nica cuyo momento ha sido magniýcado.  

11.11 AN`LISIS DE MARCOS CON DESPLAZAMIENTO LATERAL

Se supone que el marco de la Figura 11.10 no est§ riostrado en el plano del marco. Soporta una carga 
uniforme gravitacional wu y una carga lateral concentrada de corta duraci·n Pw. Como consecuencia, hay 
que considerar tanto los momentos debidos a las cargas que no causan desplazamiento lateral apreciable, 
as² como las cargas que s² lo hacen. Por consiguiente hay que calcular los dos valores ��y �s si la columna 
resulta ser esbelta.

Los valores Ms son obviamente causados por la carga lateral en este caso. Sin embargo, el lector 
deber²a percatarse de que si las cargas de gravedad y/o el marco son asim®tricos, ocurrir§n momentos Ms 
adicionales o momentos causados por un desplazamiento lateral.

6Al entrar en las Gr§ýcas 3 y 4 del Ap®ndice A, el valor de fs/fy que corresponde a las coordenadas de Kn y Rn es menor que uno, 
de modo que el valor de f es 0.65 tal como se supuso.  

11.11 An§lisis de marcos con desplazamiento lateral 337
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Si tenemos un marco no riostrado sometido a cargas laterales de viento o sismo de corta duraci·n, 
las columnas no tendr§n un þujo pl§stico apreciable (que aumentar²an las deþexiones laterales y por 
ende los momentos Pæ). El efecto del þujo pl§stico se toma en consideraci·n en el dise¶o reduciendo 
la rigidez EI usada para calcular Pc y por tanto � dividiendo EI entre 1 ���dns como se especiýca en la  
Secci·n 6.6.4.4.4 del C·digo ACI. Tanto el t®rmino de concreto como el t®rmino de acero (si est§n 
presentes) en la Secci·n 6.6.4.4.4 del C·digo ACI se dividen por este valor. En el caso de carga lateral 
sostenida, tal como relleno de suelo o presi·n hidr§ulica, la secci·n 6.6.3.1.1 del C·digo ACI requie-
re que los momentos de inercia de los miembros a compresi·n en la Secci·n 11.6 se dividan entre  
(1 ���dns). El t®rmino �dns es la relaci·n de la fuerza cortante factorizada m§xima sostenida en ese piso 
entre la fuerza cortante factorizada m§xima para la misma combinaci·n de carga.

Para ilustrar el c§lculo de los momentos ampliýcados necesarios para el dise¶o de una columna 
esbelta en un marco con desplazamiento lateral, los autores han escogido el marco simple de la Figura 
11.10. Con ello esperamos que el estudiante no se pierda en un c¼mulo de n¼meros como los que se 
generar²an si se considerara un marco grande.

Figura 11.10 Marco con desplazamiento lateral para el Ejemplo 11.5.

Viga, 12 plg ħ 18 plg

Columnas, 12 plg ħ 12 plg

Pw = 6.4 klb
B C

A D

30 pies

12 pies

wD = 500 lb/pie, wL = 300 lb/pie

[ENTRA FIGURA 11.9 p. 332]
Carga axial, klbs
Capacidad de momento, klb-plg

contra M

m§x

 contra M
fuerzas aplicadas P  y M
caso balanceado
deformaci·n unitaria de 0.005

[ENTRA FIGURA 11.10 p. 332]
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Figura 11.9 Diagrama de interacci·n para la columna ýnal seleccionada para el Ejemplo 11.4.
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La viga y las columnas del marco se han dimensionado tentativamente como se muestra en la ýgura. 
En el Ejemplo 11.5 el marco se analiza para cada una de las condiciones especiýcadas en la Secci·n 5.3.1 
del C·digo ACI utilizando 1.0W.

En el ejemplo se calculan los factores de ampliýcaci·n ��y �s para cada una de las condiciones de 
carga y se usan para calcular los momentos ampliýcados. N·tese que en la soluci·n se usan valores dife-
rentes de k para determinar ��y �s. La k para el c§lculo de ��se determina con el nomograma de la Figura 
11.3a) para marcos riostrados, mientras que la k para el c§lculo de �s se determina con el nomograma de 
la Figura 11.3b) para marcos no riostrados.

EJEMPLO 11.5

Determinar los momentos y las fuerzas axiales que deben usarse para el dise¶o de la columna CD del marco sin 
riostrar de la Figura 11.10. La carga muerta incluye el peso propio de la viga. Considere la þexi·n s·lo en el plano 
del marco. Los tama¶os supuestos de los miembros mostrados en la ýgura se usan para los an§lisis dados en el 
problema. fy =�60 000 lb/plg2 y f �c  ��4 000 lb/plg2. Para este ejemplo, los autores consideraron los casos de factor 
de carga de las Ecuaciones 5.3.1b, 5.3.1d y 5.3.1f del ACI. Tambi®n se consider· que la carga e·lica tiene la misma 
magnitud en ambos casos, positivo y negativo. La carga muerta de 500 lb/pie incluye al peso propio de la viga. 

Solución    

1.  Determinar el factor de longitud efectiva para el caso de desplazamiento usando 0.35 Ig para la trabe y 0.70 Ig 
para las columnas

Icolumna = (0.70)
1
12

(12 plg)(12 plg)3 = 1 210 plg4

N·tese que si la carga lateral fuera sostenida, Icolumna ser²a dividido entre (1 ���ds).

 

Itrabe = (0.35)
1
12

(12 plg)(18 plg)3 = 2 041 plg4

cB =

1 210 plg4

12 pie
2 041 plg4

30 pie

= 1.48

cA = � para extremos articulados

k = 1.95 de la figura 11.3(b)

 (Para ser pr§ctico, use 10)

2. ¿Es una columna esbelta?

    �u = 12 pie
9 plg

12 plg/pie
= 11.25 pies

MÆx
k�u
4

para que sea una columna corta = 22 en marcos no riostrados

k�u
r

=
(1.95)(12 plg/pie 11.25 pie)

0.3 12 plg
= 73.12 > 22

 � Es una columna esbelta

3. Considerar el caso de carga U ��1.2D ��1.6L (v®ase la Figura 11.11).

 a) àSon los momentos en las columnas Ó que el m²nimo del ACI?

   emín � 0.6 � 0.03 � 12 plg � 0.96 plg

  M2 M²n � �16.2 klb��0.96 plg� � 15.55 plg-klb � 1.30 pie-klb < 55.89 pie-klb (v®ase la ýgura 11.11) OK

ALFAOMEGA



340 Cap²tulo 11 Columnas esbeltas

DISEÑO DE CONCRETO REFORZADO - MCCORMACALFAOMEGA

 b) Calcular el factor de ampliýcaci·n �

Ec = 57 000 4 000 lb/plg2
�

= 3 605 000 lb/plg2 = 3 605 klb/plg2

bd =
(1.2)(500 libra por pie lineal)

(1.2)(500 libra por pie lineal)+ (1.6)(300 libra por pie lineal)
= 0.556

(EI)
eff

=
(0.4)(3 605 klb/plg2)(1 728 plg4 )

1 + 0.556
= 1.60 106 klb-plg2

�����

 Suponiendo conservadoramente que k ��1.0 para calcular Pc

 

Pc =
(p 2)(1.60 10  klb-plg26 )

(1.0 12 plg/pie 11.25 pie)2 = 866 klb

Cm = 0.6 + (0.4)
0 klb

+55.89 pie-klb
= 0.6

dns =
0.6

1
16.2 klb

(0.75)(866 klb)

= 0.615 < 1.0  Use 1.0

 c) Calcular el factor de ampliýcaci·n �s:

Como no hay cargas laterales y las cargas y el marco son sim®tricos, este caso de carga no tiene desplaza-
miento lateral.

 d) Calcular el momento ampliýcado:

Mc = (1.0)(55.89 pie-klb)

4.  Considerar el caso de carga U ��(1.2D ��1.0L ��1.0W) como se especiýca en la Secci·n 5.3.1d del C·digo ACI. 
Los resultados del an§lisis se muestran en la Figura 11.12.

 a) àSon los momentos en las columnas Ó que los m²nimos del ACI?

 

emín = 0.6 plg + 0.03 12 plg = 0.96 plg

M2 mín = (13.5 klb) (0.96 plg) = 12.96 plg-klb = 1.08 pie-klb < 46.58 pie-klb  OK

Figura 11.11 Carga 1.2D + 1.6L.
16.2 klb 16.2 klb

A D

B C

M2b = 55.89 pie-klb (del an§lisis de estructuras 
indeterminadas que no se muestra)

wu = (1.2) (500 lb/pie) + (1.6)(300 lb/pie) = 1 080 lb/pie
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 b) Calcular �s:

bdns =
1.2D

1.2D + 1.0L + 1.0W
=

(1.2)(500 lbs por pie lineal)(15 pies)
(1.2)(500 lbs por pie lineal)(15 pie) + (1.0)(300 lbs por pie lineal (15 pies) + 2560 lb

= 0.560

EI =
(0.4)(3 605 klb/plg2)(1 728 plg4)

1 + 0.560
= 1.60 106 klb-plg2

Pc =
(p 2)(1.60   106 klb-plg2)

(1.95 12 plg/pie 11.25 pie)2 = 227.9 klb

ds =
1

1
�Pu

0.75�Pc

=
1

1
(2)(13.5 klb) + 2.56 klb – 2.56 klb

0.75 2 227.9 klb

= 1.086

 c) Calcular el momento ampliýcado:

Mc = (1.0)(46.58 pie-klb)+ (1.086)(38.4 pie-klb. ) = 88.27 pie-klb

5. Considerar el caso de carga 0.9D ��1.0W. Los resultados del an§lisis se muestran en la Figura 11.13.

 a) àSon los momentos en las columnas Ó que los m²nimos del ACI?

 

emín = 0.6 plg + ×0.03 12 plg = 0.96 plg

M2 mín = (6.75 klb)(0.96 plg) = 6.48 plg-klb = 0.54 pie-klb < 23.29 pie-klb OK

 b) Calcular �:

b
dns

=
0.9D

0.9D + 1.6W
=

(0.9)(300 lbs por pie lineal)(15 pies)
(0.9)(300 lbs por pie lineal)(15 pies) + 2560 lbs

= 0.613

EI
eff

=
(0.4)(3 605 klb/plg2)(1 728 plg4)

1 + 0.613
= 1.54 106 klb-plg2

Pc =
(p 2)(1.54 106 klb-plg2 )

(1.00 12 plg/pie 11.25 pie)2
= 834 klb

Figura 11.12 Casos de carga sin desplazamiento y con desplazamiento para U = 1.2D + 1.0L + 1.0W.

13.5 klb 2.56 klb 2.56 klb

(1.2)(500 lbs por pie lineal) + (1.0)(300 libras por pie lineal) = 900 lbs por pie lineal

(1.0) (6.4) = 6.4 klb

46.58 pie-klb

–

38.4 pie-klb

a) Carga 1.2D � 1.0L b) Carga 1.0W

13.5 klb

ALFAOMEGA
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Cm = 0.6 + 0.4
0 pie-klb

23.29 pie-klb
= 0.6

d =
0.6

1
6.75 klb

0.75 834 klb

= 0.61 < 1.0

 c) Calcular �

bdns =
(0.9)(500 lbs por pie lineal)(15 pies)

(0.9)(500 lbs por pie lineal)(15 pies) + 2560 lbs
= 0.725

EI =
(0.4)(3 605 klb/plg2)(1 728 plg4)

1 + 0.725
= 1.44 106 klb-plg2

Pc =
(p 2)(1.44 106 klb-plg2 )

([ 12 plg/pie1.95 11.25 pie)] 2
= 205 klb

Cm = 1.0

d =
1

1
6.75 klb + 2.56 klb �  2.56 klb
0.75(2)(205 klb)

= 1.022

 d) Calcular el momento:

Mc = (1.0)(23.29 klb-pie) + (1.022)(38.4 klb-pie) = 62.53 pie-klb

6. Resumen de los momentos y las cargas axiales que deben usarse en el dise¶o:

Carga I: Pu = 16.2 klb, Mc = 55.89 pie-klb

Carga II: Pu = 13.5  klb + 2.56 klb = 16.06 klb, Mc = 88.27 pie-klb

Carga III: Pu = 6.75 klb + 2.56 = 9.31 klb, Mc = 62.53 pie-klb

Figura 11.13 Casos de carga sin desplazamiento y con desplazamiento para U = 0.9D + 1.0W. 

6.75 klb 6.75 klb 2.56 klb 2.56 klb

(0.9)(500 lbs por pie lineal) = 450 lbs por pie lineal

(1.0) (6.4 klb) = 6.4 klb

23.29 pie-klb

–

38.4 pie-klb

a) Carga 0.9D b) Carga 1.0W
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Nota: si el lector desea calcular ahora el refuerzo necesario para las cargas y momentos anteriores, encontrar§ que se 
requiere un porcentaje de acero de 0.0333 usando acero igual en dos caras. Esto puede lograrse usando 4 varillas #10 
(2 en cada cara opuesta) o 6 varillas #9. Servir§n seis varillas #8 si el valor de (EI)eff se revisa usando la Ecuaci·n 
6.6.4.4.4b del ACI. La Figura 11.14 muestra el diagrama de interacci·n de esta columna con el §rea de acero te·rica 
requerida de 4.80 plg2. Las tres combinaciones de carga se superponen en el diagrama. Es evidente que la Carga II 
controla la cantidad de acero requerida. 

11.12 EJEMPLOS CON COMPUTADORA

La hoja de c§lculo Excel provista para el Cap²tulo 11 calcula el factor de longitud efectiva, k, para mar-
cos riostrados y no riostrados. Usa el mismo m®todo que el Ejemplo 11.1, con la excepci·n de que usa 
las ecuaciones de la Secci·n 11.5 en lugar del nomograma de Jackson-Moreland para determinar k.

EJEMPLO 11.6

Repita el Ejemplo 11.1 usando la hoja de c§lculo Excel para el Cap²tulo 11.

Solución

Abra la hoja de c§lculo del Cap²tulo 11 y seleccione la tecla del factor k. Ingrese los valores de las celdas sombreadas 
en amarillo (s·lo en las hojas de c§lculo Excel, no en el ejemplo impreso). N·tese que se ingresa un valor de b ��0 
para el miembro AB ya que no existe. El software determina un valor de�A ��2.99 y �B ��2.31. Estos valores son 

[ENTRA ECUACIčN p.336]
16.2 klb     55.89 pie-klb
[ENTRA ECUACIčN p.336]
13.5 klb + 2.56 klb = 16.06 klb,   88.27 pie-klb
[ENTRA ECUACIčN p.336]
6.75 klb + 2.56 klb = 9.31 klb,   62.53 pie-klb

[ENTRA FIGURA 11.14 p. 337]
Carga axial, klbs

 contra 

m§x

 contra 
fuerzas aplicadas  y 
caso balanceado
deformaci·n unitaria de 0.005

Figura 11.14 Diagrama de interacci·n para el Ejemplo 11.5: 12 plg ħ 12 plg con Asl = 4.80 plg2. 
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