CAPITULO |
CONSIDERACIONES PREVIAS



1.1. Antecedentes.-

Se considera necesario el disefio de una pasarela, cuya seccion doble T sea analizada
y sea congruente, por métodos de disefio vigentes y acordes al codigo ( A.C.1.), para
ser emplazada en las inmediaciones de la actual estacion de transporte de pasajeros y
mercaderias denominada “ Parada al Chaco “, acondicionada improvisadamente, pero
establecida por los requerimientos existentes en la zona, ya que existe una afluencia

de movilidades y peatones en gran medida y de creciente concurrencia.

Mas especificamente salva las vias desde la vereda del edificio “ Centro de Cursos de
Capacitacion — ACLO “ hasta la Rotonda “ Oscar Alfaro ““; correspondientes a la
Avenida ““ Jaime Paz Zamora “. El sitio del emplazamiento colinda al Noroeste con el
barrio “ Aeropuerto “, al Sureste con el barrio ““ San Jorge I “, al Norte con el barrio
“ Morros Blancos “, y al Este con el barrio “ Simoén Bolivar “, incluidos estos en el

Distrito N° 10.

A continuacion, se expone un plano de la ubicacion donde se prevé emplazar la
estructura mencionada. Denotando el area de influencia de la obra, y que esta

constituida por los barrios del Distrito N° 10.



Figura 1.1.

Vista de la Zona del Emplazamiento

En términos generales, el disefio de una pasarela peatonal es indispensable por las

siguientes razones:



Posibilitar un mejor y méas seguro desplazamiento de transelntes ( pasajeros ) y
mercaderias que en diferentes volimenes se movilizan en inmediaciones de la
Rotonda ““ Oscar Alfaro ““ contigua a la estacion de transporte publico interprovincial

“ Parada al Chaco .

Los barrios que circundan la mencionada zona de emplazamiento de la pasarela
peatonal a disefiarse cuentan con dos centros educativos; “ Castelfor Castellanos “ 'y
“ San Jorge ““ los que se ubican al Sur de la Av. *“ Jaime Paz Zamora “ fundamentando
la necesidad de los nifios y jovenes en edad escolar de los barrios del lado opuesto de
la indicada via ( Morros Blancos, Simon Bolivar, Torrecillas, etc. ), el de tener un
medio de transito seguro a sus centros de estudio, debido a ser los mas préximos a sus

viviendas.

Mediante encuestas preliminares, actualmente se tiene como un centro de abasto
precariamente acondicionado, a los puestos de venta que integran a la estacion de
transporte. Por lo que los vecinos de la zona se apersonan hasta estos puestos para
aprovisionarse de comestibles y refrigerios; por lo tanto, es menester realizar el

disefio de una pasarela peatonal que precautele la integridad de menores y adultos.

Como se evidencio in situ la Rotonda “ Oscar Alfaro “ funciona practicamente como
un paradero del transporte publico, ya que la via intermedia de la Avenida toma el
sentido al centro de la ciudad y la otra en sentido inverso. Lo que conlleva un flujo

incesante e inadecuado de peatones ( pasajeros ) a través de las vias de la Avenida.



Figura 1.2.

Desplazamiento de Peatones a través de las Vias

Figura 1.3.

Trafico del Transporte Publico en la Rotonda “ Oscar Alfaro “

Disminuir los incidentes de transito, que actualmente se enmarcan como graves en un
3,5 %, pero que progresivamente se van sucediendo debido a las mejoras y
ampliaciones que se dan a las vias correspondientes a la Av.“ Jaime Paz Zamora “.
Segin datos referenciales y evidenciados, se tiene una circulacion de
aproximadamente 300 vehiculos por hora, considerando horas pico, lo que
concretamente eleva el riesgo de accidentes en las inmediaciones de la Rotonda

“ Oscar Alfaro .



En cierta medida, al empalmarse con la Avenida “ Panamericana “ y siendo esta una
prolongacion de la carretera a Bermejo, se constata que se imprimen velocidades
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desmedidas en las inmediaciones de la Rotonda “ Oscar Alfaro “ y la contigua

estacion de transporte en cuestion, lo cual es evidente en la mayoria de los casos.

Se precisa de estructuras que estética y funcionalmente se proyecten a los objetivos

integradores del Corredor Bioceénico Central.

A continuacion, se dan unas referencias graficas de lo que representa en si la Rotonda

“ Oscar Alfaro “, lugar del emplazamiento de la pasarela.

Figura 1.4.

Vista Fotografica de la Rotonda “ Oscar Alfaro “




Figura 1.5.

Vista Fotografica del Espacio disponible para el Emplazamiento de la Obra

Las subsiguientes fotografias corresponden a los puntos donde se establecerian las

cotas de fundacion de ambos extremos del puente pasarela.

Fisicamente se consideraria factible desarrollar las correspondientes fundaciones y los

posibles accesos consistentes en gradas adecuadamente dispuestas.

Figura 1.6.

Referencia Fotogréafica del Area (til para el establecimiento de Faenas




Figura 1.7.

Referencia Fotogréafica de la Zona de Emplazamiento de uno de los extremos de
la Pasarela. Aledafia a las Oficinas de ( ACLO)

Como se evidencia, mediante la sefalética presente en las inmediaciones de la
Rotonda “ Oscar Alfaro “, la velocidad de disefio establecida no es respetada siendo
rebasada casi en todos los casos, tanto en las vias de ida como de regreso al centro de

la ciudad.

Ademas, se puede constatar la presencia de vehiculos motorizados de todo tipo de

tonelaje y cilindrada.

Figura 1.8.

Circulacion Vehicular en la Zona del Emplazamiento de la Pasarela




Figura 1.9.

Circulacion Vehicular de Transporte Pesado en la Zona del Emplazamiento de
la Pasarela

1.2. Identificacion del Problema.-

Debido al creciente parque automotor, ya preexistente, y ademas considerando que la
Av. “ J. Paz Zamora “ ha sido ampliada con la construccion y adecuacion de nuevas
vias, evidenciandose el sobrepaso de las velocidades de disefio establecidas en dichas
vias, es menester optar por la seguridad e integridad de transelntes y vehiculos en una
zona de constante crecimiento poblacional. Asi mismo, debido a la ubicacién de los
centros educativos ( ““ Castelfor Castellanos “, ““ San Jorge ) , de salud ( Posta “ San
Jorge “ ) y los puestos de expendio de viveres y refrigerios en la estacion de
transporte, se predispone a un transito de peatones desordenado Yy permanente.
Considerando que estas infraestructuras son las mas préximas al sitio de
emplazamiento de la pasarela peatonal, es menester que el disefio de una pasarela
peatonal a emplazarse en el mencionado espacio. Ademas de carecer de metodologias
con procedimientos de analisis, fundamentados e idoneos, de disefio.

1.3. Justificacién del Trabajo.-

Se opta por el disefio estructural de una pasarela peatonal constituida de una viga de
hormigén pretensado ( armadura postesa ), de seccion doble T, de acuerdo al cédigo
(A.C.1.), cuyos métodos de disefio estan vigentes en el medio, con la acotacion de



las normas ( A.AA.S.H.T.O. ). De manera que permita el libre paso de peatones y

vehiculos en inmediaciones de la rotonda ““ Oscar Alfaro .

Con los datos obtenidos en una inspeccion preliminar y de acuerdo a un criterio
selectivo donde prima el disefio estructural y lo secundan el aspecto social, la
economia, la estética, la funcionalidad, ademas de la tipologia de la pasarela, las
condiciones estructurales, el material de construccién a emplearse y las circunstancias
naturales del lugar del emplazamiento de la obra se opta por realizar el disefio de una

viga pretensada.

Uno de los pardmetros méas decisivos para tal eleccién, es la luz a salvar por la
estructura, el hormigon pretensado proporciona elementos mas ligeros y por ende de

mayores luces, lo que esta a favor de la estética.

El concreto pretensado es ampliamente empleado en elementos portantes principales.
Su respuesta a la accion de las cargas es mas eficiente que en el concreto armado. El
hormigoén pretensado aventaja al hormigén armado por ser un material homogéneo y
relativamente infisurable, lo que evitaria la corrosion de los aceros y la disgregacion

del hormigén.

En general, en todos aquellos elementos de la estructura sometidos a efectos de
momentos de flexion importantes y principalmente a esfuerzos de traccién, el uso del

concreto pretensado resulta competitivo.

Se resalta que al estar los elementos pretensados sometidos generalmente a
compresion, sobre todo para cargas permanentes y sobrecargas cotidianas, la
conservacion de los materiales es mejor al minimizar los agrietamientos, en
comparacion con el concreto armado con secciones sometidas a traccion e
influenciadas al intemperismo. Por lo tanto, con el hormigdn pretensado se

minimizan los costos de conservacion, aun comparados con estructuras metalicas.

En términos generales, y en los que posteriormente ahondaremos, el hormigon
pretensado para tramos simplemente apoyados y con luces mayores a los 20 metros

proporciona estructuras relativamente mas economicas.



1.4. Objetivos.-

De manera que no se perturbe ni obstaculice el libre transito de peatones y vehiculos
en la Avenida “ Jaime Paz Zamora “ y salvaguardar la integridad de transetntes
concurrentes a la Rotonda “ Oscar Alfaro “ e inmediaciones. Se realizara el disefio de
la superestructura de una pasarela constituida por una seccién transversal doble T de
hormigon pretensado, de acuerdo a métodos de disefio enmarcados en el codigo
( A.C.1. ). Complementandose el disefio de la infraestructura de hormigén armado

mediante programas computacionales.
1.4.1. Objetivo Especifico.-

Disefiar de acuerdo a métodos de disefio vigentes del Cddigo ( A.C.I. ); el de las
“ Cargas de Trabajo “ o de las “ Tensiones Admisibles “, y el método de “ Diseno de
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Resistencia “ a flexion y cortante, la superestructura de una pasarela de 40 m de
longitud, de seccion doble T de hormigon pretensado que satisfaga estructural y
funcionalmente los requerimientos de un puente peatonal, en inmediaciones de la

Rotonda “ Oscar Alfaro .

Afadiéndose el disefio de la infraestructura de hormigén armado mediante programas

computacionales.
1.4.2. Objetivos Generales.-

Conformar el compendio de fundamentos teoricos, en base a la bibliografia
disponible, que permitan efectuar el disefio de la superestructura de una pasarela,

consistente en una viga pretensada.

Analizar los procedimientos que proponen los métodos de disefio; el de las
“ Tensiones Admisibles “ y el de “ Disefio por Resistencia “ a la flexion y cortante,
aplicados a la superestructura de una pasarela. Ademas del estudio correspondiente a

las pérdidas de la fuerza de pretensado en la viga ( superestructura de la pasarela ).

Efectuar el disefio de un puente peatonal utilizando métodos de disefio inscritos en el

codigo ( A.C.I. ); el “ Codigo Americano del Concreto “, ademas de hacer referencia



de las normativas ( A.A.S.H.T.O.) y ( P.C.l. ), adoptandolas como acotaciones para
el presente trabajo.

Realizar los andlisis y calculos necesarios que permitan ponderar, con criterio, la
eleccion y el comportamiento de una viga de seccion doble T pretensada, que se

constituira como la superestructura de un puente peatonal.

Complementar el disefio de un puente pasarela con el disefio de la infraestructura de

hormigon armado, mediante programas computacionales.
1.5. Alcance del Trabajo.-

Mediante el disefio de una pasarela peatonal, tratar de preservar la integridad de
transelntes tanto de pasajeros como de vecinos de la zona donde se ubica la Rotonda

“ Oscar Alfaro” aledafia a la estacion de transporte denominada “ Parada al Chaco .

Con el consiguiente estudio, permitir un desplazamiento de vehiculos publicos y
privados acorde a los parametros de disefio de la Av. “J. Paz Zamora “.Y que en justa

medida la presencia de una pasarela peatonal coadyuvara a ello.

Mejorar el aspecto estético proporcionando seguridad a los transeuntes que se
desplazan desde la mencionada zona al centro de la ciudad y viceversa. Que como se
evidencio “ in situ “, la Rotonda ““ Oscar Alfaro “ se la utiliza practicamente como un

paradero del transporte publico.

La mencionada estacion de transporte la “ Parada al Chaco “ permite el transporte de
pasajeros a puntos de nuestra geografia departamental ( comunidades provinciales )
que encierran interés turistico a distintos niveles; paisajisticos, arqueoldgicos, de
reservas naturales, etc. Lo que conlleva la responsabilidad de proveer el estudio y el

analisis de disefiar instalaciones acordes a las expectativas de propios y extrafios.

En base a esta propuesta proveer de una estructura congruente con las necesidades de
este punto de la ciudad de Tarija, rotonda “ Oscar Alfaro ““ y acorde a la importancia

de las vias a salvar; Av. “J. Paz Zamora “.

El siguiente estudio consistira de:



- Viga simplemente apoyada de hormigdn pretensado.

- Longitud de la viga, 40 m.

- Seccion transversal; doble T.

- Ancho total de la pasarela de 2,5 m

- Cemento tipo 111, cemento Pdrtland de alta resistencia, para el H°P°

- Hormigén con una resistencia a la compresion de 350 Kg/cm?, para el HoP®

- Acero de presfuerzo ASTM A416 ( Cable de 7 alambres ). Grado 270 con un

diametro de 0,6” ( @ 0,6” ), de alta resistencia.
- Armadura postesa con tendones adheridos.

-Se utiliza el Codigo A.C.l. ( American Concrete Institute ). Y las Normas
A.A.S.H.T.O. ( American Association of State Highway and
Transportation Officials ), P.C.I. ( Presstesed Concrete Institute ), como

acotaciones.

- Se analizaran la sobrecarga de uso y viento, como cargas vivas que influyen

predominantemente en el medio.

- Para las estructuras de hormigdén armado se especifica una resistencia
caracteristica del hormigén ( fc’ ) de 210 Kg/em? y un esfuerzo admisible en

tension del acero de refuerzo ( fy ) de 4 200 Kg/cm?.

- Los estribos serén disefiados como columnas de hormigon armado.

- Los accesos a la pasarela se conformaran de gradas de hormigén armado.

- Se preveen barandados metalicos para el disefio de la pasarela mencionada.

No se realizara el estudio de suelos por motivos econémicos. Por lo que el analisis de

suelos se remitira a estudios previos.






CAPITULO II
ESTUDIO DE ALTERNATIVAS



2.1. Andlisis de Alternativas.-

Definiendo que el presente trabajo se enfoca en el disefio analitico de la
superestructura de una pasarela de hormigon pretensado de seccion transversal
“Doble T “, simplemente apoyada. Y con el objetivo de ilustrar el comportamiento
de dicho elemento como una alternativa factible y que cumpla con las condiciones
seguridad, funcionalidad, economia y que en cierta medida armonice con el medio
circundante. Es que enunciaremos otro tipo de estructuras, y cuyas caracteristicas mas
relevantes podrian cumplir en mayor o menor medida con las dimensiones y

condiciones naturales del proyecto.

El proceso de generacion de alternativas consiste en analizar los datos de los estudios
preliminares para concebir anteproyectos para, de entre ellos, escoger el mas

econdémico y adecuado a las caracteristicas de la zona.

La eleccidn del tipo del sistema estructural es una etapa importante en la elaboracion
de un proyecto, debiéndose tener presente lo siguiente:

- Las condiciones naturales del lugar del emplazamiento de la obra ( Estudios

basicos o preliminares ).

- Las diversas soluciones técnicamente factibles de acuerdo a las dimensiones

del proyecto.

Entre los factores preponderantes que afectan la eleccion de un tipo de puente

pasarela en un sitio dado, podemos mencionar:
- La luz a cubrir.

- Condiciones de cimentacion las cuales, al ser deficientes, descartan las

estructuras hiperestaticas.

- Métodos de montaje y los consiguientes costos de operacion y

mantenimiento.

- La estética de la estructura que ha de acondicionarse con el medio donde se

emplazara la pasarela y que se equilibrara con la economia del mismo.



En la practica general se deben realizar los disefios preliminares y presupuestar los
costos de construccion. A continuacion se exponen algunas de las caracteristicas de
algunos tipos de puentes peatonales de accesible factibilidad basandonos en el criterio
del sistema estructural principal, ajustandonos a las caracteristicas del medio

circundante.

Los datos climatoldgicos, proporcionados por el ( SE.NA.M.HL. ),segln la estacion
de “ El Tejar “ indican que la temperatura media anual esta alrededor de los 18 °C,
con temperatura maxima extrema de 40,5 °C en el mes de octubre y una temperatura
minima extrema de — 9,5 °C en el mes de agosto. Ademas, se constataron velocidades
de los vientos normales que no superan los 18,8 Km/hr de direccion Sur-Este.
Llegando a originarse esepcionales velocidades del viento de hasta 70 Km/hr,

denominados de origen local, producidos por tormentas o temporales.

El clima corresponde a templado semi-arido, mesotermal con precipitaciones anuales
del orden 608,80 mm; se caracteriza por un periodo corto de lluvias ( noviembre —
marzo ) con regimenes de lluvias muy variables en cuanto a frecuencia e intensidad y
por un largo periodo de estiaje ( abril — octubre ). También se presentan otros
fendmenos naturales como las granizadas, que son frecuentes en los meses de
noviembre y diciembre; por otro lado, las heladas se suceden durante algunos dias de
julio.

Ademas, se realizé un levantamiento topografico, permitiendo tener mayores datos en

el disefio de la pasarela.

La topografia requerida para este proyecto consiste en el levantamiento de detalle
urbano, cuyo objetivo es el de proyectar estructuras urbanas o, en su caso, realizar un

relevamiento de las ya construidas para su remodelacion.

Tabla 2.1

Relevamiento Topografico

Relevamiento Topografico
Descripcion Coordenadas Cota




(N°) Norte Este (m)
100 76.000.294.537 |2.999.657.367 | 1.833.930
101 76.000.320.854 |2.999.588.956 | 1.834.029
102 76.000.327.891 |2.999.474.500 | 1.834.185
103 76.000.286.291 |2.999.382.651 | 1.834.383
104 76.000.249.211 | 2.999.347.334 | 1.834.534
105 76.000.197.080 | 2.999.418.681 | 1.834.725
106 76.000.133.232 |2.999.522.592 | 1.834.882
107 76.000.421.619 | 2.999.389.937 | 1.834.018
108 76.000.437.543 |2.999.362.907 | 1.833.981
109 76.000.421.144 |2.999.358.327 | 1.834.029
110 76.000.573.668 |2.999.286.678 | 1.833.762
111 76.000.646.798 | 2.999.312.533 | 1.834.210
112 76.000.601.871 |2.999.226.786 | 1.833.725
113 76.000.744.298 |2.998.958.563 | 1.833.259
114 76.000.538.575 |2.999.132.730 | 1.833.662
115 76.000.598.241 | 2.999.051.488 | 1.833.411
116 76.000.703.468 |2.998.842.366 | 1.833.161
117 76.000.540.729 |2.998.833.025 | 1.833.541
118 76.000.568.736 |2.998.773.206 | 1.833.459
119 76.000.647.823 | 2.998.612.935 | 1.833.048
120 76.000.372.210 |2.998.883.446 | 1.833.546
121 75.999.860.557 |2.999.723.067 | 1.834.992
122 76.000.004.519 | 2.999.720.923 | 1.835.190
BM 1 123 |75.999.837.888 |3.000.010.408 | 1.835.747
R 1 124 175.999.862.787 | 3.000.257.261 | 1.834.733
34 76.000.242.415 | 2.999.114.385 | 1.834.070
35 76.000.180.847 |2.999.206.046 | 1.834.245
36 76.000.071.904 |2.999.151.608 | 1.833.999
37 76.000.146.633 [2.999.017.386 | 1.833.582
38 76.000.082.587 |2.998.945.069 | 1.833.348
39 76.000.008.305 |2.999.050.987 | 1.833.858
40 75.999.880.891 |2.998.995.117 | 1.833.957
41 75.999.852.233 |2.999.063.655 | 1.834.103
42 75.999.919.614 |2.999.163.250 | 1.834.139
43 75.999.883.800 |2.999.279.461 | 1.834.318
44 76.000.126.634 |2.999.296.392 | 1.834.392
45 76.000.024.050 |2.999.308.420 | 1.834.480




46 75.999.932.236 | 2.999.373.533 | 1.834.663
47 75.999.744.118 |2.999.497.712 | 1.834.902
48 75.999.760.377 | 2.999.630.406 | 1.835.237
49 75.999.506.784 |2.999.837.017 | 1.835.173
50 75.999.349.744 12.999.844.571 | 1.836.019
o1 75.999.388.185 |2.999.992.288 | 1.835.154
52 75.999.559.685 |2.999.916.592 | 1.835.352
53 75.999.501.615 |3.000.021.300 |1.835.267
54 75.999.467.587 |3.000.127.084 |1.835.119
55 75.999.321.323 |3.000.260.878 | 1.834.888
56 75.999.218.945 |3.000.359.911 | 1.834.835
57 75.999.175.755 |3.000.276.633 | 1.834.726
58 75.999.113.390 |3.000.356.814 | 1.834.620
59 75.999.334.931 |3.000.301.455 | 1.834.839
60 75.999.376.161 | 3.000.385.792 | 1.834.673
61 75.999.268.761 | 3.000.520.492 | 1.834.465
62 75.999.496.546 | 3.000.232.555 | 1.834.909
63 75.999.644.873 | 3.000.032.336 | 1.835.051
64 75.999.797.994 12.999.814.877 | 1.835.023
65 75.999.973.475 | 2.999.551.148 | 1.834.862
66 75.999.343.707 | 3.000.617.109 | 1.834.677
67 75.999.384.958 | 3.000.570.090 |1.834.677
68 75.999.435.243 | 3.000.728.008 | 1.832.749
69 75.999.518.311 |3.000.576.066 | 1.833.581
70 75.999.454.430 | 3.000.836.549 | 1.832.354
71 75.999.669.645 |3.000.612.574 | 1.832.893
72 75.999.571.566 |3.000.365.719 | 1.834.786
73 75.999.601.264 | 3.000.290.660 | 1.835.097
74 75.999.674.612 | 3.000.413.577 | 1.833.888
75 75.999.807.404 |3.000.410.605 | 1.833.066
76 75.999.965.890 |3.000.333.154 |1.832.712
77 75.999.867.281 | 3.000.549.995 | 1.832.381
78 75.999.980.792 |3.000.607.922 |1.831.914
79 75.999.921.847 |3.000.483.791 | 1.832.612
80 76.000.119.244 |3.000.558.074 | 1.831.680
81 76.000.053.703 | 3.000.647.435 | 1.831.489
82 76.000.254.724 | 3.000.605.184 | 1.831.546
83 76.000.239.494 |3.000.664.362 | 1.831.300




Con lo gue se obtiene un plano con vista en planta de la zona del emplazamiento, con

84 76.000.271.493 | 3.000.528.520 | 1.831.703
85 76.000.164.952 | 3.000.396.842 | 1.832.268
86 76.000.031.843 | 3.000.532.496 | 1.832.012
87 76.000.030.193 |3.000.399.359 |1.832.900
88 76.000.125.151 |3.000.292.116 | 1.833.007
89 76.000.199.932 |3.000.177.915 | 1.833.042
90 76.000.090.961 |3.000.176.738 | 1.832.826
91 76.000.271.961 |3.000.320.654 | 1.832.389
92 76.000.303.370 |3.000.167.018 | 1.832.848
93 76.000.357.754 |2.999.905.097 | 1.833.544
94 76.000.190.902 |2.999.936.809 |1.833.435
95 76.000.429.743 | 2.999.627.215 | 1.834.028
96 76.000.470.874 |2.999.671.242 | 1.834.095
97 76.000.456.458 | 2.999.530.250 | 1.834.000
98 76.000.530.758 |2.999.386.735 | 1.833.837
99 76.000.581.867 |2.999.388.475 | 1.834.025

los respectivos accesos a la rotonda “ Oscar Alfaro “.

Cabe indicar que la zona que corresponde directamente al emplazamiento de la

estructura, es relativamente plana.

Asi:




Figura 2.1.

Vista en Planta Resultante del Relevamiento Topografico
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2.1.1. Puentes tipo Viga.-

Este tipo de estructuras constituyen el esquema estructural mas simple. En este tipo
de puentes, las cargas principales de la superestructura se transmiten a la
subestructura a través de los apoyos como reacciones verticales. Los esfuerzos

primarios en los puente tipo viga son de flexion.

Longitudinalmente se puede optar por distintos esquemas estructurales, por ejemplo:
- Puentes de tramos simplemente apoyados.
- Puentes isostaticos con voladizos ( Gerber ).

- Puentes de vigas continuas.



- Puentes de vigas parcialmente continuas, etc.

Los puentes de tramos simplemente apoyados son la solucion més elemental, tienen
la ventaja de la facilidad de su calculo y construccidon, pero igualmente se presentan
inconvenientes, como por ejemplo, un mayor numero de juntas y dispositivos de

apoyo.

Los puentes tipo Gerber, son isostaticos tienen casi las mismas ventajas e
inconvenientes de los puentes de tramos simplemente apoyados. Se debe tener un
especial cuidado en el disefio de las juntas ( rétulas ) dentro del vano. Este tipo de

puentes se ha dejado de utilizar o se utiliza muy poco.
Los puentes de vigas continuas son estructuralmente la solucién mas eficiente.

La solucidn con vigas continuas, dependiendo del material a emplear, va desde luces
medianas hasta luces importantes. Se logra con este tipo de solucion cubrir un
importante rango de luces de puentes lineales, si se tiene en cuenta que las vigas van
desde concreto armado, concreto presforzado, compuestas, de perfiles de alma llena y

reticulados.

Los puentes de vigas parcialmente continuas, son aquellos puentes que se construyen
en base a vigas prefabricadas, que se colocan entre apoyos y que posteriormente se
integran con una losa de concreto vaciada en sitio, de tal manera de lograr un sistema
de vigas continuas. En el calculo de este tipo de puentes se deben considerar las
etapas de construccién. Entre las ventajas de este tipo de solucion estructural,
podemos citar el ahorro en falso puente, la rapidez de la construccion y la
disminucion de juntas. Las vigas generalmente son elementos prefabricados de

concreto.

A continuacion, se dan diversos ejemplos esquematicos de puentes tipo viga:



Figura 2.2.

Esquemas de Puentes Tipo Viga
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Se presenta la disposicién general de un puente tipo viga, la losa de concreto es el
tablero del puente, mientras que el sistema formado por las vigas longitudinales y

transversales ( diafragmas ) conforman la estructura principal.



Figura 2.3.

Esquema detallado de un Puente Tipo Viga
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2.1.2. Puentes tipo Pértico.-

La principal caracteristica de este tipo de estructuras es la union rigida entre la
superestructura, los pilares y/o los estribos.

Con la técnica de la construccion por volados sucesivos, actualmente se construyen
puentes cuyo esquema estructural final es aporticado pero que durante la construccion
se comporta como una estructura isostatica para soportar el peso propio y las cargas

durante la construccion.

Las soluciones aporticadas son una especie de variante de las vigas continuas en las
qgue los elementos horizontales se hacen solidarios con los verticales. Tiene
caracteristicas similares en el tablero y en algunos casos de seccion cajon se utiliza
como pilar una sola columna de bastante didmetro que da ligereza y armonia a la

solucion.



El tipo de solucion antes mencionado se emplea mucho en los pasos a desnivel de

gran dimension.

Cuando las soluciones lineales de la superestructura, vigas continuas o porticos,
debido a la luz a cubrir, devienen en costosas 0 antiecondémicas, a pesar de la
utilizacion de materiales de mayor rendimiento, se debe buscar otro tipo de solucion
estructural més satisfactoria, mediante los puentes en arco y los puentes colgantes.

Se presenta la grafica de un puente tipo pértico.

Figura 2.4.

Esquema de un Puente Tipo Pértico
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2.1.3. Puentes en Arco.-

Una solucidn en arco es aquella en la que el elemento portante principal es un arco,
de una tal curvatura, relacion flecha a luz y variacién del peralte, que tienda su
directriz a ser un antifunicular de las cargas permanentes, de manera que por lo
menos para este grupo de cargas su seccion transversal tienda a estar sometida casi

integramente a compresion.

Partes componentes importantes del Arco son el arco propiamente dicho, los
elementos de transmision de las cargas que actlan en el tablero sobre el arco llamadas
“ Columnas “ o “ Pendolones “ o “ Péndolas “, los elementos extremos de soporte del

arco llamados *“ Arranque “, y los elementos terminales de soporte del tablero o

“ Estribos .



Desde el punto de vista del puente podemos, distinguir tres clases de arcos, en
funcién del nivel del tablero con respecto a aquel. Ellos son “ Arcos de Tablero
Superior “, cuando el tablero ubicado encima del arco se apoya integramente en él,
transmitiendo sus cargas por medio de columnas o placas. En estos casos el tablero
generalmente estd compuesto por una losa que puede ser maciza 0 nervada,
aporticada a los elementos columnas. En este caso el arco puede ser un solo anillo o

varios paralelos, arriostrados entre si.

El “ Arco de Tablero Intermedio “ en que la linea del tablero estd ubicada en el
intermedio de la flecha del arco y parte de las cargas del tablero, la cercana a los
apoyos, es transmitida mediante columnas y otra parte, la cercana al centro, es
transmitida por medio de péndolas que son elementos sujetos substancialmente a
traccion. Para los arcos de tablero intermedio y superior, la losa se apoya en los
bordes laterales y por lo general el arco esta formado por dos anillos ubicados a cada
lado del tablero.

Y por ultimo, el “ Arco de Tablero Inferior o “ bowstring “, en el que el tablero esta
situado en la parte inferior, uniendo la linea de arranques del arco y en que el integro
de las cargas del tablero son transmitidas al arco por medio de elementos
denominados “ péndolas “. En los “bowstring “, el tablero se confunde con el tirante
de uni6on de arranques y esta sometido a traccion por lo que se pretensa

longitudinalmente.

Los arcos son de concreto armado y de acero estructural; estos ultimos en sus formas
de alma llena y reticulados. Es con este ultimo tipo de arcos con los que se han

alcanzado luces grandes, por encima de los 600 metros.

El arco se caracteriza por el hecho de que gracias a su forma es capaz de transmitir las

cargas trabajando en un estado en el que los esfuerzos primarios son de compresion.

Actualmente, el concreto es el material mas utilizado en los puentes en arco por su

alta capacidad resistente a la compresion.



La solucion en arco se recomienda cuando se dispone de buenas condiciones de

cimentacion en los arranques y el rebajamiento es el adecuado.

El procedimiento constructivo tradicional de encofrar el arco con falso puente, puede
resultar muy caro en el caso de valles profundos o rios caudalosos, por lo que se han
desarrollado métodos mas ingeniosos. En el célculo estructural de todo tipo de
puentes se debe considerar el método constructivo a utilizar, y en el caso particular de
estos puentes, el método y secuencia de construccion influyen preponderantemente en

el comportamiento final.

Como se describe en la gréfica, la losa, vigas y diafragmas de la parte superior del
puente constituyen el tablero, mientras que los anillos del arco forman la estructura
principal.

Figura 2.5.

Esquema de un Puente en Arco
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2.1.4. Puentes Colgantes y Atirantados.-

Sistemas estructurales que permiten cubrir grandes luces, en los que la ubicacion de
los apoyos obliga a grandes luces. Los puentes “ Atirantados ““ consistirian en una

variante de los “ Colgantes “.

Un puente colgante desde el punto de vista estructural, viene a ser una especie de arco
invertido, es decir, un puente en “ Arco “ en el que la estructura portante principal
estd sometida a traccion en lugar de compresion. En tal caso el elemento portante

principal serd un *“ Cable “ de acero de las diferentes modalidades existentes.

Del “ Cable “ se halla suspendido el tablero por medio de péndolas que trabajan
también en traccion. Como por sus caracteristicas dichos elementos que se encuentran
trabajando a traccion, tienen muy poca rigidez, y en los que, en consecuencia, las
uniones cable-péndola y péndola-tablero, actdan como articuladas; la distribucion de
las cargas tienden a localizarse en la zona de ubicacion de estas, debiendo ser de tal
manera que comprometa la mayor cantidad de péndolas, de modo de evitar la abrupta
modificacion de la geometria del tablero, lo que lo convertiria en intransitable, razén
por la cual el tablero debe tener una gran rigidez flexionante y cortante longitudinal;

ello se logra con la colocacion de vigas de rigidez longitudinales.

3

Estas “ Vigas de Rigidez “ pueden disponer o no de articulaciones a lo largo del

elemento.

El “ Cable de Suspension “ generalmente tiene una curvatura por lo general de forma
de catenaria o parabola y su disposicion es convexa con respecto del tablero; por
tanto, para poderlo fijar o anclar, por lo general al nivel de la rasante, hay necesidad
de voltearlo, proceso que se hace sobre los pilares de apoyos del tramo, Ilamados
“ Torres “ puesto que no so6lo soportan al tablero sino que tienen que prolongarse
hacia arriba para recibir el cable que voltea. VVolteado el cable baja desde la cumbre
de la torre hasta la “ Camara de Anclaje “ situada a la altura de la rasante; esto genera
tramos extremos, los cuales pueden o no estar compuestos por una estructura, la que

puede estar colgada de dicho tramo de cable en bajada.



¢ 13

Las “ Torres “ pueden ser una continuacion del “ Pilar “, en cuyo caso estan
empotradas en su base, o pueden estar articuladas en la cabeza del pilar. Segun el
caso las torres pueden ser de concreto o metalicas, siendo estas Ultimas las que

corresponden a grandes luces.

Como se indicd, los cables en sus extremos estan fijados a unas estructuras llamadas
“ Camaras de Anclaje “ que actian como unos estribos que soportan como fuerza
principal el tiro del cable. La estabilidad de estas camaras se da generalmente por
gravedad, es decir, se les da dimensiones y pesos tales que con estos se contrarrestan

los efectos de las fuerzas actuantes.

Uno de los grandes problemas que tienen los puentes colgantes es su inestabilidad

aerodindmica.
Se da a continuacion la representacion grafica de un puente colgante.

Figura 2.6.

Esquema de un Puente Colgante

TORRE 1 CABLE 1
PEND
MASIZO DE =
ANLL%JE
V'M— VIGA DE RIGIDEZ S
== S ) —_—

Los puentes “ Atirantados ““ son una suerte de puentes colgantes en los que el cable de
suspension se confunde con las péndolas, es decir, de la cumbre de la torre surgen
cables o elementos tensores inclinados hacia los tramos de los cuales se encuentra

suspendido el tablero.



Los puentes atirantados es una solucion muy ventajosa para grandes luces, en los
cuales se aprovecha la ventaja del comportamiento de las piezas de concreto

presforzado sometidas a traccion para su utilizacién ademas en los tirantes.

Los puentes atirantados son mas rigidos y con menores problemas de inestabilidad

aerodindmica que los puentes colgantes.

El puente en si es una viga colgada de los tirantes, los cuales salen de la cumbre de la

torre, distribuyéndose en abanico 6 paralelos.

El andlisis elemental corresponde al de una viga con apoyos elasticos, que

corresponden a los cables.

Los puentes atirantados son el tipo estructural mas moderno y tienen bastante
aceptacion tanto por la economia como por la estética que se pueden lograr, en

comparacion con los antes citados.
Se da a continuacion el boceto de las partes componentes de un puente atirantado.

Figura 2.7.

Esquema de un Puente Atirantado
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Acotandose la fotografia de uno de los puentes pasarela, representativo en la ciudad

de Tarija, el puente pasarela “ El Peregrino “.



Figura 2.8.

Vista Fotografica de la Puente Peatonal “ El Peregrino «

2.1.5. Puentes Metalicos.-

Debido a que hay ocasiones en que hay que salvar grandes luces o que la accion de la
sobrecarga es de consideracion, el puente estard sometido a grandes solicitaciones,
resultando entonces ventajoso emplear materiales de mayor resistencia en relacion

CoN su peso, aunque se trate de materiales mas caros.

Asi, cuando los terrenos son buenos y el rio permitiera trabajar en la época de estiaje,
puede decirse que la luz méxima de los tramos simples pocas veces justificara el
empleo de acero para puentes camineros, ya que econémicamente pueden alcanzarse
luces hasta de 20 m en hormigdn armado, 50 metros en hormigon pretensado y 70

metros en arcos de hormigén armado econdmicamente mas satisfactorios.

En cambio, para puentes ferroviarios la incidencia de fuertes cargas y su dinamismo,
hacen necesario el empleo de estructuras metalicas. Ademéas, en los puentes
ferroviarios no se requiere de un tablero cerrado y continuo de concreto, lo que se
constata, debido a que una estructura metalica al ser mas elastica acentuaria el
fendmeno de la fatiga del acero produciendo el cuarteamiento del concreto.

En su mayor parte, estos puentes estdn constituidos por secciones I, T, L o C,
soportando un tablero en acero como es el caso de las estructuras ortotropicas o



soportando una losa de hormigdn armado o pretensado como es el caso de puentes de
seccion mixta parcial o total o en hormigon sobre una plancha metalica con

conectores.

La necesidad de realizar estructuras livianas para alcanzar mayores luces conduce a

utilizar aceros de grandes propiedades mecanicas:

- Limites altos de elasticidad para vigas con aceros cuyas fatigas a la fluencia
oscilan entre 3 670,99 Kg/cm2a 7 138,04 Kg/cm2.

- Aceros con fatigas de rotura entre 16 315,52 Kg/cm2 y 22 433,84 Kg/cm2 para

cables de puentes.
- Aceros con buenas propiedades para la soldabilidad.

El reducir el peso del acero utilizado se traduce en estructuras muy esbeltas ( almas
delgadas con riesgo de flambeo, columnas con riesgo de pandeo ), por lo que se

utilizar diafragmas y riostras para evitar que se tuerzan las piezas.

Los tableros metélicos aparentan costos muy elevados con relacién a ciertas

soluciones en hormigon por lo que se deberan comparar aspectos como:
- Problemas en demoras.
- Costos de mano de obra en procedimientos corrientes.
- Posibilidades de extension y reparacion.
- En grandes luces el acero es competitivo.
- Reduce las fundaciones.
- Permite la prefabricacion de grandes elementos.

Vigas formadas con reticulares; para puentes simples con luces mayores a los 20
metros de longitud, el peso propio de las vigas de alma llena resulta excesivo y esto
se corrige empleando reticulares que permiten salvar luces de vano de viga continua
hasta de 300 m de longitud.

Como elementos constitutivos de los reticulares se distinguen:



- El corddn superior.
- El cordon inferior.
- Los montantes.
- Las diagonales.

Figura 2.9.

Esquema de un Puente Metélico ( Reticular )
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Los cordones pueden ser paralelos cuando se tratan de cubrir luces menores a los 70
m y poligonales para luces mayores. Entre los reticulares con los cordones paralelos
se tiene la viga Pratt, cuyos montantes trabajan en compresion y sus diagonales en

traccion, con sus pafios espaciados equidistantemente y en nimero par o impar.

El corddn superior de estas vigas isostaticas trabaja en compresion y el inferior en
traccion. Las barras verticales que encierran a los paneles centrales con diagonales

cruzadas solo soportan las cargas aplicadas en sus nudos.

Existiendo variaciones como las vigas tipo Howe, tipo Warren, y las tipo Linville o
Wiple.

Para todos los casos de vigas citadas anteriormente, la altura recomendable esta
comprendida entre ( L/7 ) y ( L/8 ), siendo ( L) la luz del tramo y llegandose hasta

( L/10) en tramos muy largos.



El enrejado fundamental excluyendo las barras auxiliares debe estar formado
exclusivamente por triangulos a fin de que su estabilidad interior quede perfectamente
garantizada. Como ejemplo se tienen las vigas Baltimore, que pueden ser de tablero

inferior o superior.

El esquema subsiguiente, configura una losa ortotropica, que en materia de
construccion metélica son planchas delgadas del orden de 1 1,2 cm. Adecuadamente

rigidizadas en una o dos direcciones.

Figura 2.10.

Partes Constitutivas ( Tablero ) de un Puente Metalico
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En puentes de losa sirve de miembro superior a las vigas tanto principales como
secundarias, permitiendo una reduccion muy importante de carga muerta por metro

cuadrado, alcanzando en algunos casos el 50%.

Los puntos de soldadura son los que producen las mayores deformaciones como
elemento plano. La tolerancia admisible es de una deformacion inferior o igual al

espesor de la plancha controlada con una regla de 3 m. de largo.

Al ser muy flexible el tablero, el revestimiento o capa de rodadura debe ser plastico y
con envejecimiento lento. Utilizandose epdxido con granulados de corinddn con

propiedades antideslizantes, ademas, con mortero de resina y placas coladas.

( Ref. ““ Puentes “; H. Belmonte; pag. 209 )



2.1.6. Puentes de Hormigon Armado.-

El concreto armado se emplea ya sea como elemento portante principal o como

elemento portante secundario en distintas partes de la estructura.

Como elemento portante principal es utilizado en los Ilamados puentes losa, es decir,
superestructuras consistentes en una losa maciza con espesores que pueden llegar
hasta los 0,7 m para luces de hasta 10 m, llegandose a la limitacion de su excesivo
peso en relacidn a la sobrecarga actuante. Resultando méas conveniente el uso de losas

nervadas.

Figura 2.11.

Secciones Transversales aplicables a Puentes de Hormigén Armado
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Para estos casos, se puede llegar econdmicamente, hasta luces de 25 m en tramos
simplemente apoyados y 40 m en tramos hiperestaticos ; siempre condicionados a la

no limitacién excesiva del peralte de los elementos nervados.

Cuando las luces a cubrir o la magnitud de las acciones que soporta la estructura
deviene en condiciones econdmicas inapropiadas o existe limitaciones excesivas en
las dimensiones de los elementos ( peraltes en pasos a desnivel ), es mejor optar por

construcciones en concreto presforzado o en acero.

( Ref. “ Puentes “; J. L. Bossio — J. Lopez; pag. 9)



El concreto reforzado es particularmente apropiado para utilizar en puentes de
cualquier clase por su durabilidad, rigidez y economia, al igual que por la facilidad

comparativa con la cual puede lograrse una apariencia agradable.

Para luces aproximadas de hasta 30,48 metros pueden utilizarse vigas de concreto
vaciadas en el sitio, aunque su uso ahora es menos comun por la prefabricacion para

este intervalo de luces.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson, G. Winter )

Su uso en las estructuras de puentes es muy variado, se emplea como elemento
portante principal asi como en elementos portantes secundarios en distintas partes de

la estructura.

El hormigdn armado permite construir puentes muy duraderos, ademas, la plasticidad
del hormigbén concede adoptar la forma mas adecuada que se acomode a los
requerimientos dimensionales, economia y estética. Con gastos de mantenimiento

casi nulos particularmente por su resistencia a los agentes atmosféricos.

El mas serio inconveniente del hormigon armado, lo constituye la dificultad de

reforzarlo o repararlo.
( Ref. “ Puentes ““; H. Belmonte )

Los costos de conservacion de un puente de hormigon armado se limitan a los

dispositivos de apoyo o articulaciones.

El costo del puente depende de tres factores importantes; el costo de los materiales, el
costo del transporte de los mismos desde su lugar de extraccion o produccién hasta el

pie de la obra, y el costo de construccién o montaje del puente.

Las distancias de acarreo de algunos materiales del hormigon armado suelen ser
significativas en ocasiones, y analizando el costo de construccién influiran aspectos
como los del encofrado, el falso puente, 0 en su caso la maquinaria necesaria para

movilizar elementos prefabricados.

( Ref. “ Puentes y Obras de Arte *“; L. Pastor )



2.1.7. Puentes de Hormigon Pretensado.-

El concreto presforzado, al ser un material m&s homogéneo que el concreto armado,

le permite soportar mejor las cargas de impacto y reversion debidas al manipuleo.

El sistema de fabricacion usual y conveniente, en este tipo de puentes, es

denominado “ por lanzamientos sucesivos “.

Como elementos conformantes de las nervaduras de tableros planos, los elementos
pretensados permiten econdmicamente llegar a luces hasta del orden de los 70 m en

vigas simplemente apoyadas y del orden de los 200 m en elementos hiperestaticos.

El concreto pretensado es ampliamente empleado en elementos portantes principales
y aun secundarios. Su respuesta a la acciéon de las cargas es mas eficiente que el
concreto armado y conduce a elementos de dimensiones menores y por tanto de
menor peso propio por lo que se pueden utilizar elementos prefabricados, de facil
transporte y colocacion. Al ser un material m&s homogeneo ( infisurable ) que el
concreto armado, le permite soportar mejor las cargas de impacto.

Para tramos simplemente apoyados y con luces mayores a los 20 metros se obtienen

estructuras mucho mas economicas que aquellas de hormigén armado.
( Ref. “ Puentes ““; H. Belmonte )

En general, en todos aquellos elementos de la estructura sometidos a efectos de
momentos flexionantes importantes y principalmente a esfuerzos de traccién, el uso

de concreto presforzado resulta competitivo.

Se resalta, que al estar las secciones de los elementos pretensados sometidas
generalmente a compresion, sobre todo para cargas permanentes y sobrecargas
cotidianas, la conservacion del material es mejor al minimizar los agrietamientos; por
lo tanto, con el hormig6n pretensado se minimizan los costos de conservacion, aun

comparadas con estructuras metalicas.

( Ref. “ Puentes “; J. L. Bosio, J. Lopez; pag. 10 )



Los puentes en concreto presforzado utilizan a menudo la construccién compuesta.
Por lo general, las vigas son prefabricadas y se colocan en su posicion con una grda,
eliminando la necesidad de obstruir el trafico con las cimbras. La losa tablero se vacia
luego en el sitio y se une luego a las unidades prefabricadas mediante estribos que

sobresalen hacia arriba para quedar embebidos en la losa.

Los requisitos para luces han llevado al desarrollo de puentes en viga cajon de
concreto presforzado y postensado, vaciada por segmento. En una construccion
comdun, el trabajo avanza desde dos direcciones, de cada una de las pilas, utilizando el
método del voladizo balanceado, y se progresa mediante la utilizacion de unidades de
concreto vaciadas en el sitio o prefabricadas. Después de su colocacion, cada unidad
es postensada a la construccion previa que ya esta completa. De esta manera, se han
alcanzado luces bastante largas, entre las cuales la mayor ( 1990 ) esta muy cerca a

los 300 metros.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto *“; A. Nilson, G. Winter; pag. 699 )
2.1.7.1. Seleccién de la forma de la Seccion Transversal y Eficiencia a la Flexion.-
2.1.7.1.1. Seleccion de la forma de la Seccion.-

Una caracteristica especial en el concreto presforzado consiste en poder seleccionar
las proporciones y las dimensiones de la seccion transversal para ajustarse a los
requisitos de trabajo. Se puede cambiar la altura ( peralte ) del elemento, modificar al
ancho del alma, y los anchos y espesores de las alas ( patines ) en forma
independiente, para producir una viga con las proporciones casi ideales para

determinado caso.

Algunas de las formas mas comunes se representan en el recuadro, algunas se han

estandarizado y otras se dimensionan individualmente.



Figura 2.12.

Secciones Transversales aplicables al Hormigon Presforzado

VIGA T SENCILLA VIGA DOBLE T
VIGA 1

VIGA T INVERTIDA VIGA CAJON LOSA CANAL

La seccion en doble T, es probablemente la seccidn transversal utilizada mas a
menudo en la construccion preesforzada en los Estados Unidos. En ésta, se suministra
una superficie plana entre 1,22 m. a 2,45 m. ( 4 a 8 pies ) de ancho. El espesor de la
losa y la altura del alma varian segun los requisitos. Longitudes de 20 m. no son

inusuales.

La seccion en forma de T sencilla resulta mas apropiada para luces mas largas, de

hasta 40 m. y para cargas mas pesadas.

La seccidn | se utiliza con frecuencia para luces de puentes y en vigas principales de

cubiertas hasta casi de 40 m.
La losa canal es mas adecuada para entrepisos en el intervalo intermedio de luces.
La viga cajén resulta ventajosa para puentes de luces intermedias y largas.

La seccion T invertida proporciona bordes de apoyo que soportan los extremos de los

elementos prefabricados del tablero que se extienden en la direccion perpendicular.

Asi como se indico antes, la seccion transversal puede ser simétrica o asimétrica. Una

seccién asimétrica es una buena seleccién cuando:



- Los intervalos de esfuerzos disponibles en las superficies superior e inferior

no son los mismos.

- La viga debe suministrar una superficie plana y util, al igual que ofrecer una

capacidad de soporte de cargas.

- La viga se convierte en parte de una construccion compuesta, donde la losa

vaciada en el sitio actua junto con el alma prefabricada.

- O cuando la viga debe proveer superficies de apoyo, como el caso de seccion

enT invertida.

Asi mismo, las secciones en T proporcionan una resistencia a la flexion aumentada,
puesto que el brazo interno del par resistente, de las fuerzas de compresién y
traccion, con la carga maxima de disefio, es mayor que el de las secciones

rectangulares.

En términos generales, las secciones en |, T y en cajon con almas y alas relativamente
delgadas son mas efectivas que los elementos con partes mas gruesas. Sin embargo,

varios factores limitan la ganancia en eficacia de la manera indicada, como:

- La inestabilidad de las partes sobresalientes muy delgadas sometidas a

compresion.

- La vulnerabilidad de aquellas partes delgadas expuestas a romperse durante el
manejo ( construccion prefabricada ).

- La dificultad en el vaciado de concreto en elementos muy delgados.

- Ademas se tiene la necesidad de suministrar el espaciamiento y la proteccion

de concreto adecuados para los tendones y anclajes.
- La importancia de los limites de la altura en la construccion.

- La necesidad de estabilidad lateral si la viga no esta arriostrada contra pandeo

por otros elementos.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 666 )



Existe una clara tendencia hacia el empleo de grandes claros en la construccién de
puentes, resultante de la combinacion de los requisitos relacionados con la seguridad,
la economia, la funcionalidad y la estética. El limite superior practico para las trabes
estandarizadas de la ( A.A.S.H.T.O. ) es de alrededor de 43 metros ( 140 pies ).

Este rango puede prolongarse algo, mediante la adopcion de claros continuos
postensados o mediante la combinacion de unidades precoladas con secciones de
cerramiento coladas in situ, pero adn con tales esquemas, los claros de 49 m no son

factibles.

Asi, cuando se necesitan claros mas largos a los 50 metros, las trabes de seccién cajon
ofrecen muchas ventajas. Resulta un miembro estructural muy compacto con una alta

resistencia a la flexion, a la torsion y a la cortante.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag 521 )

Las trabes precoladas de puentes estandar ( A.A.S.H.T.O. ) son particularmente
convenientes, debido a que permite la ereccion de la superestructura del puente con

muy poca o ninguna interferencia del trafico que circula por debajo.

Las trabes de puentes estandar, de las normas ( A.A.S.H.T.O. ), alcanzan claros de
hasta 43 m., siendo una practica comun colar las trabes portantes principales de una
sola pieza, bien sea en una planta de precolado o en un patio temporal “ in situ * para

luego izarlas mediante carros grua.

Colocadas las trabes lado a lado, estas proporcionan apoyo temporal para la cimbra

usada para construir la losa del tablero colada “ in situ *.

En la direccion principal se desarrolla la accion compuesta entre las trabes precoladas
y la losa colada “ in situ “, de tal manera que la losa proporciona la parte principal del
patin a compresion para las trabes. Se toman medidas para evitar el deslizamiento

longitudinal.

Existe una variedad de trabes de puente estandar. Las mas comunes son las de la
(A.A.S.H.T.O.) con peraltes que varian desde 0,71 m. hasta 1,83 m.



Se puede aplicar tanto el pretensado como el postensado a estas trabes a las cuales se
les cuelan bloques extremos para facilitar el anclaje en el postensado.

Los tipos | a IV se describen mejor como vigas | asimétricas. El patin inferior grande
sirve para tomar fuerzas pretensoras iniciales pesadas. Las proporciones de la seccién
se escogieron previendo la accion compuesta con la losa, la cual proporciona la
mayor parte del area a compresion necesaria en los estados de carga de servicio y

sobrecargado
Este tipo de trabes estan orientados para la accion compuesta con un tablero colado
“1in situ “, o sea, la conformacion de estructuras compuestas.

A continuacién, se dan las dimensiones particulares de las secciones de las trabes
para puentes, segun la normativa A.A.S.H.T.O. ( American Association of State

Highway and Transportation Officials ):



Figura 2.13.

Secciones Transversales Estandarizadas de Vigas segun la Normativa
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( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag 517 )
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Ademas, se tienen las “ vigas compuestas “, cuyo término aplicado al concreto
presforzado, se refiere por lo general a la construccion en la cual un miembro de
concreto precolado actua en combinacion con concreto colado posteriormente in situ,

y ligado a aquel.

La construccion compuesta puede adoptar muchas formas:



Figura 2.14.

Construccion Compuesta. Secciones Transversales

(PC)
(PP)
a) Viga de Puente AASHTO b) Viga T simple
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Secciones Compuestas Tipicas

Las siglas ( PC ) corresponde a la parte colada in situ y ( PP ) es la parte precolada.

A menudo, el elemento precolado es una losa pretensada o una viga simple o doble T,
en tales casos, se emplea una losa relativamente delgada de remate, a menudo sin

refuerzo, aunque a veces reforzada con malla de alambre.

La losa colada in situ cumple los requisitos funcionales de proporcionar superficies

lisas y utiles, ademas de rigidizar y reforzar a la unidad precolada.

Con frecuencia se utiliza una viga | precolada pretensada con una losa de concreto

reforzado colada in situ, para formar un miembro compuesto con seccion T.

La construccion compuesta ofrece las ventajas del precolado, incluyendo la
prefabricacién en planta de secciones estandarizadas, las cimbras reutilizables, el

tensado de cables en linea larga, y un excelente control de calidad.

La figura (a ), representa las secciones | estandarizadas por la A.A.S.H.T.O., siendo
ampliamente utilizadas en puentes carreteros de claros cortos a medianos. La viga |

asimétrica se emplea en combinacién con una losa de rodamiento colada in situ,



creando una viga nervada T, con el centroide de la seccion compuesta cercano al lado

inferior de la losa colada.

La grafica ( b ), esquematiza una viga de seccion T, empleada en losas de cubierta y
sistemas de entrepiso de medianos y grandes claros, tales como estacionamientos
vehiculares, por ejemplo. Con el aumento del uso del presfuerzo parcial, el cual evita
la necesidad de patines inferiores grandes para resistir las grandes fuerzas pretensoras
iniciales, se ha encontrado que tales secciones transversales son adecuadas para todos

los tipos de miembros, inclusive puentes.

La viga doble T, del inciso ( ¢ ), es tipica en la produccién de numerosas plantas de
precolado. Tales vigas se usan ampliamente en claros cortos y medianos, mayormente
en pisos y cubiertas de edificios, y a menudo se disefian para accion compuesta con
una losa de acabado de 2 pulgadas. Aduciéndose los mismos comentarios para las

losas precoladas de corazon hueco, inciso ( d ).

El prerrequisito esencial para la accion compuesta es una buena adherencia entre el
concreto precolado y el colado in situ. El cortante por flexién produce la tendencia al
deslizamiento horizontal a lo largo del plano que separa las dos partes. Una
considerable resistencia al deslizamiento es proporcionada por la adhesion y friccion
naturales entre el concreto colado y el precolado. En muchos casos, se deja rugosa la
superficie superior del elemento precolado, raspandola, para aumentar la transferencia

de cortante por friccion y trabazén mecanica.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 287 )
2.1.7.1.2. Eficiencia a la Flexion de la Seccion.-

Al considerar que el presente trabajo se refiere al disefio de un puente pasarela
peatonal, y que por lo general estas estructuras se componen de una viga, es que se

enuncian algunas de las particularidades, de las mas representativas.

El proceso global de disefio de una viga requiere la consideracion de numerosos
factores, tales como tipo de construccion, materiales, cargas y condiciones

ambientales. Sin embargo, en muchos casos, esta labor se reduce a la seleccién de una



viga de forma o perfil y tamafio particulares, tales que los esfuerzos reales en la viga

no excedan los esfuerzos permisibles.

Ademas de considerar los esfuerzos por flexion, un disefio completo requiere también
que los esfuerzos cortantes se mantengan por debajo de los valores permisibles, y que
se consideren los efectos de pandeo ( particularidad de las columnas ) y la

concentracion de esfuerzos.

La formula de la flexién proporciona resultados exactos Unicamente en las regiones
de la viga donde la distribucion de esfuerzos no se interrumpe por irregularidades en
la forma de la viga o por discontinuidades de carga. Tales irregularidades pueden
producir esfuerzos locales, llamados “ concentraciones de esfuerzos “,que son mucho

mayores que los esfuerzos obtenidos a partir de la férmula de la flexion.
( Ref. “ Mecanica de Materiales “; J. Gere — S. Timoshenko; pag. 231)

Con el fin de seleccionar una viga es conveniente determinar el modulo de seccion
requerido ( S ) dividiendo el momento flexionante maximo entre el esfuerzo

permisible en el material. Asi:

S = Mméx

Operm

En esta ecuacion ( operm ) €S €l esfuerzo normal maximo permisible, el cual se basa en
las propiedades del material y la magnitud del factor de seguridad deseado. Para
asegurar que no se rebasen los esfuerzos permisibles, la viga seleccionada debe tener
un area de seccion transversal que presente un modulo de seccion al menos tan
grande como el obtenido de la anterior ecuacién. Por supuesto, para minimizar el
peso de una viga y con ello ahorrar material, es practica comdn seleccionar una viga
que tenga no solo el modulo de seccion requerido, sino también la menor area

transversal.

Comparando ahora varios perfiles de seccidn transversal con respecto de su eficiencia

en flexion.

Considerando primero una seccion rectangular, su médulo de seccion (S) es:



(b*h3)/
ol 12 penz asn

y h/Z 6 6

=0,167«Ax*h

Donde ( A ) denota el area de la seccidn transversal. Esta ecuacion establece que una
seccion transversal rectangular de area dada, se vuelve mas eficaz segun se
incrementa el peralte ( h ). Sin embargo, este incremento tiene un limite, ya que la
viga se vuelve lateralmente inestable cuando la relacion de la altura ( peralte ) al
ancho es muy grande. Asi, una viga de seccion transversal muy reducida puede fallar

al pandeo lateral mas que a la resistencia escasa del material.

De lo anterior se concluye que, para un disefio econémico el material de la viga debe
localizarse tan lejos del eje neutro como sea posible. EI caso méas favorable para un
area de seccion transversal dada ( A ) y un peralte ( h) seria distribuir cada mitad del

area a una distancia ( h/2 ) del eje neutro.

Este limite ideal puede aproximarse en la practica con el empleo de una seccion de

patin ancho o una seccidn I, con la mayor parte del material en los patines.

La comparacion muestra que una seccién de patin ancho es mas eficaz que una
seccidn rectangular de la misma area y el mismo peralte. La razon es que una viga
rectangular mucho del material se localiza cerca del eje neutro donde los esfuerzos

son pequerios, segun se observa al diagramar los esfuerzos en una seccion flexionada:



Figura 2.15.

Representacion Gréfica de los Esfuerzos y Fuerzas Resultantes de la Flexion
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Por lo contrario, en una viga de patin ancho, la mayor parte del material esté en los
patines a la mayor distancia del eje neutro ( E.N. ). Ademas, una viga de patin ancho
es mas ancha que una viga de seccion rectangular del mismo peralte y modulo de
seccion. Por supuesto, si el alma de una viga de patin ancho se hace muy delgada,
sera susceptible de pandearse o puede sobreeforzarse en cortante.

( Ref. “ Mecanica de Materiales “; J. Gere — S. Timoshenko; pag. 236 )

Una de las caracteristicas exclusivas del disefio del concreto presforzado es la libertad
de poder escoger las proporciones de la seccidn transversal y las dimensiones de la
viga en forma tal de acomodarse a los requisitos especiales de la obra en cuestion.

El disefiador de acero se encuentra limitado a escoger de un nimero disponible de

secciones transversales, por lo general simétricas.

En el caso del concreto presforzado, no solamente puede cambiarse el peralte del
miembro, sino también, variarse el espesor del alma y los anchos y espesores de
patines ( alas ), independientemente, con el objeto de lograr una viga que tenga las

proporciones casi ideales para un caso dado.

Particularmente para las vigas postensadas de claros medianos y grandes, asi como
también para otros casos, un disefio cuidadoso de la seccion transversal es una parte

importante del proceso del disefio.



Miembros rectangulares se corresponden con vigas de claros cortos, en los que la
carga muerta de la viga es probablemente una fraccion reducida de la carga total a
soportarse. Este tipo de secciones pueden proporcionar las soluciones mas
econdmicas, debido a que minimizan los costos de la cimbra. Pero para las secciones
rectangulares, las dimensiones del nicleo de la seccidn son pequefias, y la distancia a
través de la cual puede pasar la resultante de la compresion a medida en que se

aplican las cargas es limitada.

Para claros medianos y grandes, se prefieren las secciones con patin mas eficientes.
Para tales secciones el centroide del acero se puede mantener mas abajo sin tener que
sobrepasarse los limites de esfuerzo del estado descargado. El brazo del par interno
existente entre las resultantes de las fuerzas de tension y compresion bajo los estados

de cargas de servicio y Ultima es llevado a un maximo.

En la seleccidn de una seccion, a menudo el procedimiento mas expedito consiste en
comenzar con una seccién de tanteo ( valores geométricos calculados ), cuyas
propiedades geométricas coincidan con los valores de ( Ss’) el modulo de seccion
respecto de la fibra superior y ( Si’) el médulo de seccion respecto de la fibra
inferior, deseados ( segln requerimientos de concreto presforzado ). Después se
modifica la seccion tentativa tal como se requiera, teniéndose que satisfacer dos
condiciones ( Ss” ) y ( Si’ ), resulta claro que existen muchas soluciones posibles.
Asi:
SScatcutado = Ss" Sicalculado = Si’

1—n)*Mpp + M-, +M
Sscalc > SS’ — ( ) PP CcM cv — OK
n * Oy _O—Cf

1—n)*Mpp + Mcy + M
Sicae 2 57 = LW Mop t Mow ¥ My
n*o-tf_o-ci

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 142 )

No siempre es necesario o deseable satisfacer los requerimientos para ( Si’ ) y ( Ss’ )

exactamente. En algunos casos es deseable un patin ancho para proporcionar una



superficie atil, como es el caso de los tableros de los puentes o los pisos de los
edificios.

Considerando la resistencia ultima a la flexion de un miembro, a menudo es deseable
proporcionar un patin superior espacioso en forma tal que, en caso de que la viga se
sobrecargue, los esfuerzos en el concreto permanezcan bajos, y quede asegurada una
falla ductil a través de la fluencia del acero en tension. En tales casos, el esfuerzo de
compresion en la cara superior de la viga bajo la totalidad de la carga de servicio

estara bien por debajo del valor admisible.

Para vigas de grandes claros con una elevada relacion del peso propio a las cargas
sobrepuestas, existe poco peligro de sobresforzar el patin inferior en compresion
durante la transferencia, y el patin superior puede en algunos casos eliminarse

totalmente, resultando una seccion T.

En la préctica, la profundidad de la viga se puede seleccionar primero, basandose en
la deseada relacion de claro a peralte ( L/h ), o en los requerimientos de alturas de

entrepisos y galibos.

La relacion de claro a peralte total para vigas de un solo claro tipicas varian desde 16

a 22, dependiendo de las condiciones de carga y del criterio de disefio.

Para tableros ligeramente cargados en doble, como es el caso analizado en este
trabajo, o para tableros de cubierta, ( L/h ) puede ser tan alto como 30 hasta 40.

Para tableros de corazén hueco la relacién ( L/h ) puede incluso sobrepasar el valor de

40 y aun tenerse un buen desempefio.

En todos los casos, la continuidad hara posibles mas grandes relaciones de claro a

peralte.

Una vez que el peralte de una viga ha sido escogido, es deseable tener una medida de
la relativa eficiencia a la flexion de las secciones transversales comparadas. En
términos generales, la relacion del mdédulo de seccion al area de concreto, ( S/Ac ),

servird como tal medida.



Para el caso general de secciones transversales asimétricas, se podria desear
maximizar simultdneamente las relaciones ( Ss/Ac) y ( Si/Ac). Como (Ss = I1/ys) y
( Si = It/yi ) estas relaciones pueden escribirse como sigue:

Ss I, r?

Ac Acxys s

Si I, r?

Ac Acxy;
Asi, para valores dados de (ys) Yy (i), la seccion transversal méas eficiente es aquella
que tiene el mas grande radio de giro (r = V( Ic/Ac) ), esto es, aquella seccion en la
cual el area de concreto ( Ac ) se encuentra concentrada lo méas posible hacia los

extremos superior e inferior del miembro.

Los miembros del lado derecho de las ecuaciones, se reconoceran como las

dimensiones superior e inferior del nucleo de la seccidn, respectivamente.

Resulta conveniente expresar las distancias representadas por las ecuaciones
anteriores de una manera adimensional, en funcion de las distancias (ys ) y (i) a las

caras superior e inferior del miembro. Con:

k. = r
y Yi
TZ
ki =
Vs
Estas relaciones son:
kg r?
Ys Ys *Yi
ki _ T2
Yi Vs *Yi

En consecuencia la expresion simple sera:



rZ

Ys*Yi

Q=

Puede usarse como una base conveniente para la estimacion de la eficiencia a la

flexion de varias secciones transversales con un peralte dado.

El factor de eficiencia ( Q ) puede también expresarse en términos geométricos.

Tomando nota que ( h = ys+y; ), se obtiene:

0= <ysr*2yi> . (}’s ‘}';%’)
-5

Lo cual indica que el factor ( Q ) no es otra cosa que la relacién de la profundidad del

nacleo al peralte total de la seccion.

Logicamente aquellas secciones con forma de | y T con almas y patines relativamente
delgados presentaran factores ( Q ) mas altos que el de las secciones con partes mas
gruesas. Sin embargo, consideraciones practicas determinan un limite superior al

grado de esheltez que puede obtenerse.

El conjunto de dimensiones de una viga deben de escogerse considerando la
posibilidad del pandeo lateral del miembro cargado, si es que éste no se encuentra
sujeto contra el movimiento lateral por las construcciones vecinas. Este caso se

presenta particularmente durante el manejo de miembros precolados.

Los patines delgados en compresion siempre presentan el peligro del pandeo lateral

local cuando son cargados.

Los patines delgados son vulnerables a romperse durante las operaciones de ereccion

de los elementos precolados.

El espesor minimo del alma se determina frecuentemente por los espacios minimos
requeridos por los tendones del presfuerzo, el refuerzo auxiliar y por los requisitos de
recubrimiento para el acero exterior. Aunque espesores de alma de 0,127 m. (5 pulg)

0 menos pueden ser satisfactorios para soportar esfuerzos de corte con cantidades



razonables de refuerzo en el alma, almas tan delgadas a menudo son dificiles de cola

sin riesgo de producir vacios o aire entrampado.

Normalmente un ancho del alma 0,152 m. ( 6 pulg ) debe ser considerado como el

minimo practico.

En general, las vigas | bien disefiadas tienen un factor de eficiencia a la flexion ( Q)
cercano a 0,5. Los factores ( Q ) menores a mas o menos 0,45 indican una seccion
muy pesada en tanto que los valores mayores a 0,55 indican secciones excesivamente

esbeltas siendo cuestionable su ejecucion en la practica.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag 163 )
2.2. Sistemas Constructivos.-

2.2.1. Falso Puente.-

Aplicable a todo tipo de estructuras. Consiste en un entramado de madera 0 metalico
que se eleva desde el nivel del terreno, o cauce del rio, hasta el nivel inferior de la
superestructura, sirviendo de apoyo al encofrado del concreto o a los elementos
metalicos que formen la superestructura. Alternativamente en caso de rasantes bajas,

el entramado puede substituirse con un relleno.

El falso puente debe permitir, cuando sea posible, el paso del agua durante la época

de construccién, para lo cual deben proveerse los apoyos adecuados.

El falso puente debera ser disefiado para proporcionar la rigidez y la resistencia
suficiente, para producir en la estructura final la geometria y las formas indicadas en

los planos.

La carga de disefio del falso puente sera la suma de cargas verticales muertas y
sobrecargas y la carga horizontal prevista, considerando los pesos del material de
construccidn por soportar, el peso del propio falso puente, los equipos a emplear y la

secuencia de construccion.



Figura 2.16.

Esquema de un Puente Falso
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Falso Puente

( Ref. “ Puentes “; J. L. Bossio — J. Lopez; pag. 91)
2.2.2. Ereccion de vigas Prefabricadas.-

Consiste en la colocacion sobre sus apoyos de vigas completas, con el empleo de una
grua. La posibilidad de ubicacion de la gria, su potencia y longitud de brazo, limitan
ordinariamente la longitud de la viga por colocar a longitudes de no mas de 40 my a

pesos de no mas de 60 toneladas.

El método es rapido, hasta diez vigas diarias, y regularmente no interfieren con la via
inferior, lo cual lo hace un método especialmente adaptable al caso de puentes con

vias en uso.
(Ref. “ Puentes “; J. L. Bossio — J. Lopez; pag. 91)
2.2.3. Construccion por Voladizos Sucesivos.-

Se construye a partir de las pilas y con ayuda de entramados o carros metalicos
moviles relativamente pequefios ( travelers ), dovelas in situ, o prefabricadas
comprimidas por cables postesados anclados en sus extremos. Las dovelas devienen
autoportantes y el carro avanza para la construccion de la siguiente dovela y asi
sucesivamente. Los dobles voladizos que resultan se unen por un tramo suspendido 0

por una dovela central en el caso de continuidad.
( Ref. “ Hormigon Pretensado ““; A. Subieta O.; pag. 95 )

El método consiste en la construccion en etapas, de un voladizo que cubre hasta cerca

de la mitad de la luz del tramo.



La construccion se hace partiendo de un pilar, anclando el voladizo en un tramo
previamente construido por otro método, o partiendo de un pilar y realizando la
construccién en forma balanceada hacia cada uno de los tramos adyacentes. En este

ultimo caso el pilar debera absorber los desbalances que pudieran presentarse.

En puentes con vigas preesforzadas, cada etapa del voladizo, prefabricada o llenada
en el sitio, es sostenida en su posicion mediante tendones postensados que terminan
en la tapa en construccion y que se inician en el tramo de anclaje o en la dovela que le

sirve de balance. Este método ha sido usado para cubrir luces de hasta 300 metros.
(Ref. “ Puentes “; J. L. Bossio — J. Lopez; pag. 93 )
2.2.4. Método de Tramo por Tramo.-

Se utiliza una grla de gran capacidad, que coloca los segmentos prefabricados sobre
una celosia apoyada en las pilas, luego se disponen los cables y se los tensiona. El
procedimiento se aplica igual para segmentos mas livianos de viaductos, puentes

urbanos y puentes sobre rios.
Los tendones pueden ser exteriores o interiores a la seccion del hormigon.

Este procedimiento puede ser empleado tanto para tramos simples como para

continuos.

La colocacion progresiva en una direccion, es una variante del método tramo por
tramo. Los segmentos se transportan a la punta del voladizo donde una grda los
coloca en posicion. A medida que crece el voladizo se instalan cables inclinados
temporales apoyados en un mastil también temporal. Si es necesario se utilizan pilas

provisionales.



Figura 2.17.

Esquema del Sistema Constructivo Tramo por Tramo ( Colocacion Progresiva )

Método Tramo por Tramo ( Colocacion Progresiva )

( Ref. “ Hormigdn Pretensado “; A. Subieta O.; pag. 95)
2.2.5. Procedimiento de Lanzamiento Incrementado.-

Los segmentos hormigonados in situ contra una unidad previa situada detras de los
estribos, son postesados y luego empujados para permitir el moldeo de una nueva

unidad.

El empuje se realiza sobre planchas de neopreno compuesto, cubiertos de teflon que
se deslizan sobre blogues de hormigon prefabricados cubiertos de hojas de acero-

cromo-niquel.
Para reducir los momentos negativos de lanzado se usa una nariz metalica.

La traslacion de la superestructura se realiza por un sistema de gatos hidraulicos que
levantan unos milimetros y empujan la longitud de un segmento de entre 10 a 30

metros.

( Ref. “ Hormigén Pretensado “; A. Subieta O.; pag. 95)



Figura 2.18.

Esquema del Sistema Constructivo del Lanzamiento Incrementado de Vigas
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b ) Vigas de Concreto
Método del Lanzamiento Incrementado de Vigas

En el inciso ( a ), el lanzamiento de vigas simplemente apoyadas con la ayuda de
apoyos intermedios se explica; dado que el voladizo de la viga en lanzamiento debe
estar contrapesado por el tramo de anclaje, su longitud no debera pasar del 0,4142 de
la longitud total del tramo por lanzar si su peso es uniforme por metro lineal, 0,5 de
esta longitud, si en el tramo de anclaje se construye la losa del tablero, asumiendo

como es usual que el peso de la losa es igual al de la estructura.

Para el lanzamiento debe colocarse la estructura sobre apoyos de deslizamiento, con
el mas bajo coeficiente de friccion, en la margen de lanzamiento y sobre el apoyo
provisional en el cauce. Los apoyos deberan estar provistos de guias para el control
del movimiento horizontal de la estructura. Debera estudiarse las deflexiones de la
estructura durante el lanzamiento y colocar los apoyos, de acuerdo a estas
deflexiones, para que el extremo de lanzamiento de la estructura llegue finalmente a

descansar sobre sus apoyos definitivos.

En el inciso ( b ), en el lanzamiento de vigas simplemente apoyadas sobre 6 bajo
vigas metalicas, el procedimiento es similar a las vigas metalicas. Las vigas son

prefabricadas en una margen y son lanzadas apoyadas en sus dos extremos, uno en



tierra y otro en la viga metélica previamente colocada entre los dos apoyos finales. La
viga metalica se movera lateralmente dentro del tramo, hasta completar la colocacion

de las vigas de concreto correspondientes al tramo.
2.3.Tipologia Elegida.-

En consideracion a lo expuesto, por las propiedades y ventajas estructurales que
presenta, ademas de ser un elemento estructural que puede proveerse y adaptarse

adecuadamente al medio previsto y descrito, en el inicio.

Se estima factible emplear una viga de hormigén presforzado, de seccion transversal
doble T, aspecto que provee en cierta medida una superficie de uso, para la pasarela
peatonal, aceptable en cuanto a funcionalidad. Ademas de proporcionar, entre las
almas de la seccion, el resguardo para instalaciones eléctricas etc., ya que la pasarela
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es anexa a la rotonda “ Oscar Alfaro “, cuyas dimensiones y caracteristicas se

asemejan a una plazoleta.



CAPITULO I
CRITERIOS DE ANALISIS Y DE DISENO
GENERALES DEL HORMIGON
PRETENSADO



3.1. Criterio de Disefio; Cddigos y Especificaciones.-

Cabe mencionar que el presente trabajo se lo realiz6 en base a cddigos y normativas
americanas ( E.E.U.U. ). Ya que en nuestro medio no existen los estudios y
especificaciones respectivas que rijan y se correspondan con el disefio y consiguiente

proceso constructivo.

Debido a que en el proceso de célculo se utilizan formulas empiricas es que se
requiere el uso del sistema de unidades U.S. cuyas unidades basicas son la libra, el
pie y el segundo ( fuerza, longitud y tiempo ), de la expresion “ U.S. Customary
System “ ( U.S.C.S.), las unidades inglesas de uso comudn en Estados Unidos de
América, o Sistema Ingles o Sistema Britanico. Este sistema también es denominado
“ sistema gravitacional “, ya que la unidad de fuerza ( libra ), en este sistema se

define como el peso de cierta masa estandar, y el peso depende de la atraccion

gravitacional y varia con el lugar.

Ademas se emplea el sistema métrico ( S.1. ), que es la abreviatura oficial del Sistema
Internacional de Unidades con el kilogramo, el metro y el segundo ( masa, longitud y
tiempo ) como unidades bésicas, que es el mas ampliamente adoptado en el mundo.
Este sistema es también llamado “ sistema absoluto” de unidades, porque la medicion
de las tres cantidades fundamentales es independiente del sitio donde se hagan las

mediciones.

El ( S.1.) es el sistema general obligatorio adoptado legalmente en todos los paises de
América, excepto en Estados Unidos que también utiliza las unidades gravitacionales

inglesas.
Es que se consideran ambos sistemas de unidades en el presente trabajo.

( Ref. “ Mecanica de Materiales “; J. Gere — S. Timoshenko, pag 736, “ Resistencia
de Materiales ““; A. Pytel — F. Singer; pag. 1)

El disefio de estructuras de concreto, se llevan dentro del contexto de codigos que
determinan requisitos especificos para los materiales, para el andlisis estructural, para

el dimensionamiento de elementos, etc. Los Estados Unidos no tienen un cddigo



oficial nacional que controle la construccion con concreto estructural. La
responsabilidad de producir y mantener las especificaciones de disefio corresponde a

varios grupos profesionales, asociaciones gremiales e institutos técnicos.

El American Concrete Institute ( A.C.l. ) publicoé el reconocido Building Code
Requirements for Reinforced Concrete que sirve como guia para el disefio y
construccion con concreto reforzado. ElI Codigo ( A.C.1. ) no es un documento oficial
por si mismo, pero se reconoce como un planteamiento autorizado para el concreto

reforzado.

Ademas podemos mencionar, en cierta medida, la influencia de las especificaciones
para puentes ( A.A.S.H.T.O. ) que contienen las disposiciones relacionadas con las

cargas Yy su distribucion, y otras disposiciones, que guardan relacion con el Cédigo
(AC.L).
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 15)

Por ejemplo, aunque las cargas muertas son calculadas, las cargas vivas se
especifican por lo general en cddigos y especificaciones. Algunas fuentes tipicas son
“ American National Standards Institute “ ( A.N.S.I.), La “ American Association of
State Highway and Transportation Officials “ ( A.A.S.H.T.O. ), y para las cargas del

viento estan las recomendaciones del “ American Society of Civil Enginners “
(AS.CEE.).

Asi mismo, la resistencia de una estructura depende de la resistencia de los
materiales. La resistencia minima de los materiales se especifica en ciertas normas,
las propiedades del concreto y sus componentes, los métodos de mezclado y vaciado,
asi como los de curado, para obtener la calidad requerida y los métodos de prueba
figuran entre las especificaciones del “ American Concrete Institute “ ( Codigo
A.C.I.). Por referencia, se incluyen las normas del “ American Society for Testing

Materials “ ( A.S.T.M. ) relativas a los aceros de refuerzo y de presfuerzo.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 39 )



Ademas del actualmente establecido “ Prestessed Concrete Institute “ ( P.C.L ),
considerado en el texto “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “ de T. Y.

Lin.)

Los puentes carreteros deben cumplir con los requerimientos de cargas, disefio y

construccion contenidos en las especificaciones de la (A.A.S.H.T.O.).

Los requerimientos de disefio para cruces peatonales y puentes que sirvan a otros

fines pueden ser establecidos por las disposiciones del Codigo ( A.C.1.).
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 526 )
3.2. Concepto del Hormigén Pretensado.-

En 1 886 el ingeniero P. H. Jackson de California patenté atar varillas de acero a
piedras artificiales y a arcos de concreto. En 1 888 C. Doering en Alemania patento el
concreto reforzado con metal para conformar una losa. Pero estos intentos no
tuvieron éxito debido al bajo presfuerzo producido en el acero se perdia debido a la
contraccion y escurrimiento plastico del concreto, que inducian al acortamiento del

mismo.

En 1 908 C. Steiner de Estados Unidos sugirio la posibilidad de reajustar las barras de
refuerzo después de que hubiera tenido lugar cierta contraccion y escurrimiento

plasticos en el concreto, con el objeto de recuperar algunas de las pérdidas.

El desarrollo moderno del concreto presforzado se le acredita a E. Freyssinet, en
1 928, quien empez6 usando alambres de alta resistencia para el presforzado.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *; T. Y. Lin; pag 11 )

Las mejoras en el comportamiento de las estructuras de concreto mediante el
presforzado fueron reconocidas inicialmente por el ingeniero francés Eugenio
Freyssinet, que estudio los efectos dependientes del tiempo, la contraccion y el
escurrimiento plastico del concreto, impulsando la idea de inducir altos esfuerzos

iniciales en el acero para presforzar miembros de concreto.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag 18 )



La ingenieria estructural moderna tiende a progresar hacia estructuras mas
econdémicas mediante la utilizacion de métodos de disefio y de materiales de mayor

resistencia gradualmente mejorados.

Estos factores generan reduccion en las dimensiones de las secciones transversales y

una consecuente disminucion del peso.

Pueden alcanzarse ahorros significativos mediante la utilizacion de concreto y acero
de alta resistencia, junto con los actuales métodos de disefio que permiten una

estimacion bastante precisa de la resistencia de los elementos.

Un elemento de concreto presforzado puede definirse como aquel en el cual se
introducen esfuerzos internos de tal magnitud y distribucion que los esfuerzos

producidos por las cargas externas aplicadas se contrarrestan hasta un grado deseado.

El concreto es basicamente un material resistente a la compresion con una resistencia

a la tension muy baja y poco confiable.

El presfuerzo aplica una precompresion al elemento que reduce o elimina los

esfuerzos de tension no aconsejables que estarian presentes de otra manera.

El agrietamiento con las cargas de servicio puede minimizarse o aun eliminarse
totalmente. Las deflexiones pueden limitarse a valores aceptables; de hecho, pueden
disefiarse elementos que tengan una deflexién nula bajo los efectos combinados de

cargas de servicio y de fuerzas de presfuerzo.

El control de las deflexiones y de las grietas, alcanzado a través del presfuerzo,
permite al ingeniero utilizar en forma efectiva y econdmica los aceros de alta
resistencia en forma de torones, alambres o barras, de modo simultdneo con la
utilizacion de concretos con resistencias mucho mayores a las normales. Permitiendo,

como se indicd, luces mayores y formas estructurales innovadoras.

En cuanto al control de esfuerzos en el concreto mediante presfuerzo, se puede

concluir que:



- El presfuerzo puede controlar e incluso eliminar los esfuerzos de tension en el

concreto para un tipo de carga especificada.

- El presfuerzo excéntrico es, por lo general, mucho mas eficiente que el

presfuerzo concéntrico.

- En general, la excentricidad variable es preferible a la excentricidad constante,
tanto desde el punto de vista de control de esfuerzos como del de deflexiones.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter, pag 634 )

En efecto, el concepto original del concreto presforzado consistio en introducir en la
viga la suficiente precompresion axial para que se eliminaran en el miembro cargado
todos los posibles esfuerzos de tensién que obrarian en el concreto. Proveyendo

condiciones de servicio mejoradas debido al control de las grietas y la deflexion.

Sin embargo, a medida que se ha desarrollado el conocimiento de esta forma de
construccion, se ha visto claramente que esta concepcion es innecesariamente
restrictiva y en la practica actual de disefio se permite que haya esfuerzos de tensién
en el concreto, y hasta cierto limitado agrietamiento. Lo cual se consigue haciendo
variar la magnitud del presfuerzo compresivo que lograria limitar el namero y el

ancho de las grietas, igualmente se puede lograr controlar la deflexion del miembro.

Desde el punto de vista de las condiciones de servicio, tal presforzado parcial
presenta una mejoria substancial, no sélo en la construccion convencional del
concreto armado, sino también en la forma original del presforzado completo, el cual,
si bien eliminaba el agrietamiento bajo las cargas de servicio, producia a menudo una

combadura hacia arriba discutible en lo funcional y lo estético.

La deflexion de las vigas ordinarias de concreto armado esté ligada directamente a los
esfuerzos. Si se permitieran esfuerzos muy grandes, las deformaciones, también
grandes, que ocurririan en el concreto y en el acero, producirian inevitablemente
grandes rotaciones de las secciones transversales a lo largo del miembro, las cuales se
traducirian directamente a grandes deflexiones. Predeformando el acero de alta

resistencia, se evitan las grandes rotaciones y deflexiones que ocurririan en otras



condiciones. Ademés el miembro de concreto esencialmente libre de de grietas, es

mas rigido para ciertas dimensiones dadas de la seccion.
En conclusidn, no s6lo se mejora el comportamiento bajo las cargas de servicio

( carga muerta adicional al peso propio de la viga mas la carga viva de servicio ), sino
que también se pueden usar miembros de dimensiones mas reducidas y mas ligeros,
se reduce la relacién de la carga muerta a la carga viva, se aumentan los claros, y se

vislumbran variadas aplicaciones.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 17 )

Un concepto general es aquel que refiere que el pretensar un elemento es transmitir a
este, en forma artificial y permanente, antes y durante la aplicacion de las acciones
exteriores, “ Estados elasticos “ previos que originen resultantes convenientes a los
materiales constituyentes del concreto presforzado, y a la funcion del elemento. Todo

dentro de un marco de seguridad y economia.

En general la fuerza de pretensado ( P ) es una fuerza inclinada cuyo componente
horizontal ( P*coso~P ) comprime la zona que después sera traccionada por las
cargas de servicio, y cuya componente vertical ( P*sena ) reduce las fuerzas de corte
producidas por dichas cargas de servicio. Donde ( a ) es el angulo de inclinacion del

tenddn respecto de la horizontal.

La fuerza ( P ) transforma a una viga de hormigon, fragil en si, en otra homogénea y

elastica , a la que se le puede aplicar la teoria de estructuras.
( Ref. “ Hormigén Pretensado ““; A. Subieta; pag 12 )

E. Freyssinet enuncio que es necesario introducir en el hormigén fuerzas artificiales,
aplicadas en forma constante, tales que bajo el efecto simultaneo de estas fuerzas, las
sobrecargas y las diversas acciones, el hormigén debe permanecer sin fracturas ni
fisuras. Por esto, no es el acero el que resistira a los esfuerzos de traccion, sera solo el
hormigon que resista a todas las solicitaciones, sin ser descomprimido, por el

pretensado.



( Ref. ““ Puentes ““; H Belmonte; pag 123 )
3.2.1. Analogias entre el Hormigon Armado y el Hormigon Presforzado.-

Considerando una zona urbana en donde se requiere salvar el cruce de vias de una
manera practica, funcional, estética y relativamente econémica, es que del analisis de
las alternativas, en un apartado anterior, se evidencia que por factores preponderantes
como los referentes a los sistemas constructivos, socioeconémicos, que se adecuen al
medio y el espacio propuestos, zona urbana, es que se pueden realizar las siguientes

observaciones, que avalan este acapite.

En nuestro medio los dos sistemas constructivos mencionados y, con mayor énfasis el
primero, son los mas conocidos y con mayor vigencia, sino en todos los aspectos, si

en la mayoria.

A continuacion y considerando las particularidades mas relevantes, se tomaran en
cuenta los criterios de utilidad, seguridad y economia inherentes entre el concreto
presforzado y el reforzado.

La diferencia méas notable entre los dos es el empleo de materiales de mayor
resistencia para el concreto presforzado. Con el objeto de utilizar la resistencia total
del acero de alta resistencia, es necesario recurrir al presforzado para preestirarlo. Al
presforzar el acero y anclarlo contra el concreto de alta resistencia produce esfuerzos
y deformaciones deseables que sirven para reducir o eliminar las grietas en el
concreto. Asi la seccion completa del concreto se vuelve efectiva en el concreto
presforzado, mientras que solamente la porcién de la seccion de arriba del eje neutro

se supone gue actua en el caso del concreto reforzado.

El uso de tendones curvos ayudard a soportar algo del esfuerzo cortante en un
miembro. Ademas, la precompresion en el concreto tiende a reducir la tension
diagonal. Asi es posible emplear una seccién menor en el concreto presforzado para

soportar la misma magnitud de esfuerzo cortante en una viga.

El concreto de alta resistencia no se puede utilizar econémicamente en la

construccién de concreto reforzado. En el concreto reforzado, el utilizar concreto de



alta resistencia resultard en una seccion relativamente menor necesitindose mas
refuerzo terminando en un disefio més costoso. Lo que se invierte en el concreto
presforzado produciéndose una correlacion congruente entre estos dos elementos
acero y concreto de altas resistencias. Siendo necesario el concreto mas resistente
para resistir los altos esfuerzos de los anclajes y para dar mayor resistencia a las

secciones mas delgadas que frecuentemente se utilizan en el concreto presforzado.

En cuanto al criterio utilitario, el disefio de concreto presforzado es mas adecuado
para estructuras de claros grandes y aquellas que soporten cargas relativamente mas
pesadas, principalmente por las resistencias mas elevadas de los materiales

constitutivos.

Las estructuras de concreto presforzado son mas esbeltas y, por consiguiente, mas

susceptibles a un disefio estéticamente mas definido.

Bajo la carga muerta, la deflexion es reducida debido al efecto de pandeo del
presfuerzo. Para la carga viva, la deflexion también es mas reducida debido a la

accion del concreto sin agrietar.

Los elementos presforzados son mas adaptables al precolado ( implica la colocacion
del concreto lejos de su posicion final, siendo colados los miembros ya sea en una
planta permanente o en un lugar cercano al sitio de emplazamiento de la estructura )

debido a su peso mas ligero.

En cuanto a la utilidad, el unico defecto del concreto presforzado es relativa falta de
peso. Aunque en la practica se encuentran pocas veces las situaciones donde se desee
peso y masa en vez de resistencia. Para estas situaciones, el concreto simple o el

reforzado pueden servir igual y a un costo menor.

Segln un criterio, la seguridad en una estructura depende mas de su disefio y
construccidn que de su tipo. Un aspecto importante para muchas estructuras y durante
el presforzado, tanto el acero como el concreto, esta sujeto a los esfuerzos més altos
que existiran en ellos durante su vida de servicio, siendo previsible que se resistan las

cargas de servicio subsecuentes.
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Para los métodos de disefios usuales, las estructuras presforzadas deflexionan
apreciablemente antes de la ruptura proporcionando asi la advertencia necesaria antes

del colapso.

La propiedad de resistir las cargas de choque e impacto y las cargas repetidas de

trabajo es tan buena en el concreto presforzado como en el reforzado.

La resistencia a la corrosion es mejor que en el concreto reforzado para la misma
cantidad de recubrimiento, debido a la usencia de grietas. Si aparecieran grietas, la

corrosion puede ser mas seria en el concreto presforzado.

Con respecto a la resistencia al fuego, el acero de alta resistencia es mas sensible a las
altas temperaturas, por lo que es recomendable proporcionar en promedio un

recubrimiento mayor debido a la amplitud y curvatura de los tendones.

Es menester indicar que se requiere mayor cuidado en el disefio, construccion y
ereccion en los elementos presforzados, debido a la mayor resistencia de los
materiales, a la menor seccion transversal del elemento que puede adoptar formas a

criterio del proyectista.

Es posible concluir indicando que la duracion de las estructuras presforzadas pueden

ser mayores, aunque la construccién presforzada se establece en los afios 1940.

Con respecto a la economia, es evidente, que cantidades menores de materiales, se

requieren para soportar aproximadamente las mismas cargas.

También hay un ahorro significativo en los estribos, puesto que el esfuerzo cortante
en el concreto presforzado se reduce por la inclinaciéon de los tendones y la tension

diagonal se disminuye ain mas con la presencia del presfuerzo.

El peso reducido del miembro ayudara para economizar en las secciones; la menor
carga muerta y profundidad de los miembros resultara en un ahorro de materiales de

otras porciones de la estructura.

En los miembros precolados, una reduccion de peso ahorra costos de maniobras y

transportes.
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Aunque se ha de considerar que los materiales de resistencia mayor tendran un costo

unitario mayor.

Se requerird de materiales auxiliares para el presfuerzo, tales como los anclajes en
los extremos, conductos y lechadas. También se requerira, en ocasiones, de una

cimbra mas complicada.

Ademas, se necesitara de més trabajo en el disefio y en la supervision de la obra,

requiriendose mayor especializacion de los operadores.

De lo anterior, se deduce que el concreto presforzado resulta mas econémico cuando

se va a repetir el mismo proceso varias veces.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; T. Y. Lin; pag. 42 )

Es importante considerar que para estructuras tales como pasarelas peatonales
( puentes ), con tramos simplemente apoyados de luces mayores a los 20 metros, el

hormigdn pretensado es mas econémico
( Ref. “ Puentes “; H. Belmonte; pag 123 )
3.2.2. Comportamiento Estructural del Hormigén Presforzado.-

El hormigdn pretensado se considera un material homogéneo e infisurable, porque en
ciertas obras en las que se ha sobrepasado la carga méxima para la que han sido
disefiadas aparecen fisuras corrientemente microscopicas, las que desaparecen cuando

deja de actuar la sobrecarga excesiva.

El médulo de elasticidad del concreto no es constante, porque varia con las fatigas
( esfuerzos ) y su duracion, pero se han establecido valores aproximadamente fijos
para los aceros de alta resistencia, y ecuaciones empiricas para el concreto para

presforzar.

El hormigdn pretensado es un material muy elastico, es decir, que recupera su
posicién original en cuanto dejan de actuar las cargas. Es adecuado para soportar

cargas dinamicas, como es el caso de los puentes.
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Ademas, el hormigon pretensado ofrece una gran seguridad, ya que en el momento
del tesado se tiene una prueba de carga del material, porque en ese momento se lo

somete a una de sus maximas sobrecargas.

El hormigon pretensado es un material que facilita la prefabricacién, permitiendo la

multiple ocupacion de los encofrados y reduciendo al minimo los apuntalamientos.

Tratandose de una técnica en la cual la seccion trabaja como material homogeéneo, sus
propiedades geométricas deberan ser evaluadas sin despreciar ninguna parte de la

seccion.

Para la fase de tesado, se debe verificar la seccion descontando los huecos de las
vainas, pero como luego se rellena con lechada de cemento para el resto de los
calculos se wverifica con la seccién llena. Inclusive, se puede verificar

homogeneizando la seccion con el acero que llena las vainas.

Una suposicion aproximativa del area y del momento de inercia pueden cambiar

completamente las tensiones provocando dafos en la estructura.
Se realizan las siguientes suposiciones:

- Las deformaciones varian linealmente a lo alto del miembro con los cambios

de la sobrecarga total.

- Antes  del agrietamiento, las tensiones son proporcionales a las

deformaciones.
- Después del agrietamiento, se desprecia la traccion en el hormigon.
( Ref. “ Puentes “, H. Belmonte; pag 123 )

El presforzado del concreto, implica la aplicacion de una carga compresiva, previa a
la aplicacion de las cargas anticipadas de disefio, en forma tal de que se reduzcan o

eliminen los esfuerzos de tension que de otra forma ocurririan.

La préctica actual de disefio permite que haya esfuerzos de tension en el concreto, y
hasta cierto agrietamiento limitado. Y desde el punto de vista de las cargas de

servicio, el presforzado parcial presenta una mejoria substancial en la construccion
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presforzada, en el cual, si bien se eliminaba el agrietamiento bajo las cargas de

servicio, se producia a menudo una combadura hacia arriba.

Existen tres maneras alternas e interrelacionadas de observar el presfuerzo del

concreto.
3.2.2.1. Efectos del Presfuerzo.-
Podemos considerar por lo menos tres maneras de percibir el presfuerzo del concreto:

- Como un método para lograr el control de los esfuerzos en el concreto
mediante el cual el concreto se precomprime de modo que la tension producida

normalmente por las cargas aplicadas se reduce o se elimina.

- Como un medio de introducir cargas equivalentes en un elemento de concreto,
de forma que los efectos de las cargas aplicadas se contrarresten hasta el grado

deseado.

- Como una variacion especial del concreto reforzado en la cual se utiliza acero
predeformado de alta resistencia, por lo general en combinacién con concreto

de alta resistencia.

Cada uno de estos puntos de vista es Gtil en el analisis y disefio de estructuras de

concreto presforzado
3.2.2.1.1. Control de Esfuerzos en el Concreto mediante Presfuerzo.-

Figura ( a ). Considérese primero la viga simple de concreto sin refuerzo, esta
soporta una carga concentrada en el centro de la luz ( el peso propio es despreciable ).
A medida que se aplica la carga ( W ) se producen esfuerzos longitudinales de
flexion. Si el concreto se somete a esfuerzos solo dentro de su intervalo elastico, la

distribucién de esfuerzos de flexién en el centro de la luz sera lineal.
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Figura3.1.(a)
Control de Esfuerzos en el Concreto mediante el Presfuerzo

Viga de Concreto Simple

(a) Vf

b F

R fr

Con una carga relativamente baja, el esfuerzo de tension en el concreto en la parte
inferior de la viga alcanzara la resistencia a tension del concreto ( fr ), y se formara
una grieta. Puesto que no se suministra ninguna restriccion con respecto a la
propagacion hacia arriba de la grieta, la viga presentara colapso sin un incremento

adicional de la carga.

Figura (b ). Ahora se tiene una viga idéntica a la anterior, en la cual se introduce una

fuerza axial longitudinal ( P ) antes de la aplicacién de la carga vertical ( Q).

Figura3.2.(b)
Control de Esfuerzos en el Concreto mediante el Presfuerzo

Viga Presforzada Axialmente

(b) (i Segiin (P ) Segin (Q)
_L fc fc 2fc
"—- SR v
- { Th/z e fefe 0

La fuerza de presfuerzo longitudinal ( P ), producird una compresion axial uniforme
( fc=P/Ac ), donde ( Ac ) es el area de la seccion transversal del concreto. La fuerza
puede ajustarse en magnitud de manera que, al aplicar la carga transversal ( Q ), la
supersposicion de los esfuerzos que generan (P ) y ( Q) produzca un esfuerzo de

tension nulo en la parte inferior de la viga, como se ilustra.
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Los esfuerzos de tension en el concreto pueden eliminarse de esta manera o reducirse

hasta una magnitud especificada.

Figura (c ). Seria mas logico aplicar la fuerza de presfuerzo ( P ) en la parte inferior
de la viga, para compensar en forma mas efectiva la tension inducida por la fuerza
vertical ( Q ). Para lograr esto, se hace uso del concepto “ niicleo de la seccion “,que
para una viga de seccion transversal rectangular, el punto de aplicacién de la fuerza
de presfuerzo ( P ) debe ubicarse en un punto distante de la cara inferior de 1/3 de la

altura de la seccion ( h/3).

Figura 3.3.(c)
Control de Esfuerzos en el Concreto mediante el Presfuerzo

Viga Presforzada Excéntricamente

2Q Segiin (P ) Segin (2Q)
(¢) | 4 S| 2e 2fc
P p~2h B + L
3 A =
= ; T 2fc  2ft=2fc 0

La fuerza ( P ), con el mismo valor que antes, pero aplicada con una excentricidad
(e) de (e=h/6) con respecto al centroide del concreto, producira una distribucién de
esfuerzos longitudinales de compresion que varia linealmente de cero en la superficie
superior a un maximo de ( 2fc ), o sea, ( 2fc= P/6Ac + P*e*yi/lc ) en la parte inferior
de la viga, donde ( fc ) es el esfuerzo en el concreto en el centroide del concreto, (yi)
es la distancia desde el centroide del concreto hasta la parte inferior de la viga, e (Ic)

es el momento de inercia de la seccién transversal.

El esfuerzo en la parte inferior serd exactamente igual al doble del valor producido

anteriormente por el presfuerzo axial.

En consecuencia, la carga transversal ( Q ) ahora puede ser el doble en magnitud que

antes, o sea ( 2Q ), sin producir ain esfuerzos de tension.
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De hecho, la distribucion final de esfuerzos, ( 2fc ), que resulta de la superposicién de
la carga vertical ( 2Q ) y de la fuerza de presfuerzo ( P ) es idéntica a la obtenida en
la figura anterior, con la misma fuerza de presfuerzo ( P ), aunque ahora la carga

vertical es el doble en magnitud, o sea, ( 2Q ).
La ventaja del presfuerzo excéntrico es obvia.

Figura ( d ). Puede lograrse un mejoramiento significativo utilizando un tendén de
presfuerzo con excentricidad variable con respecto al centroide del concreto. La carga
(2Q ) produce un momento flector que varia linealmente a lo largo de la luz, de cero

en los apoyos a un maximo en el centro de la luz.

Intuitivamente se esperaria que la mejor distribucion del presfuerzo es la que produce
un contramomento que actle en el sentido opuesto al momento inducido por la carga
y que varie de la misma manera. Esto se logra si se da al tenddn una excentricidad
que varie linealmente, desde cero en los apoyos hasta un maximo en el centro de la

luz, como aparece en la figura:

Figura3.4.(d)
Control de Esfuerzos en el Concreto mediante el Presfuerzo

Viga Presforzada con Excentricidad Variable

(d) 2Q Segin (P )' Segun (Q)

3 0 2fc 2fc A -
P P : medio

ERe B e e JL_---——-‘-&:—' 'L B i 47 = 7 claro

- h/3 T 2 2Eme 0
2 fc fc e

o n los

D } } t WS extremos
fc fc

Los esfuerzos en el centro de la luz son los mismos de la figura ( ¢ ), para la viga con
y sin carga de ( 2Q ). En los apoyos, donde solamente actia la fuerza de presfuerzo
con una excentricidad nula, se obtiene un esfuerzo de compresion uniforme ( fc ),

como se indica.
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Figura ( e ). Para cada distribucion caracteristica de carga, existe el mejor perfil del
tenddén que produce un diagrama de momentos de presfuerzo que corresponde al de la

carga aplicada.

Si el contramomento de presfuerzo se hace exactamente igual y opuesto al producido
por la carga, el resultado es una viga que se somete sélo a un esfuerzo de compresion

axial uniforme en el concreto a todo lo largo de la luz.

Esta viga estaria totalmente libre de grietas por flexion y, en teoria, no se deflectaria
hacia arriba ni hacia abajo ante la aplicacion de la carga particular, en comparacion

con la posicion cuando se vacio en un principio.

Este resultado se obtendria, por ejemplo, para una carga (% *2Q = Q) como se
muestra en la figura ( e ). A esta condicion se reconoce como la etapa de carga
balanceada.

Figura 3.5.(e)
Control de Esfuerzos en el Concreto mediante el Presfuerzo

Etapa de Carga Balanceada para Viga con Excentricidad Variable

(&) Q Segiin (P ) Segiin (Q)
l 0 fc fc
P Py A medio
b s T e e s e + -
= o Bk B i D claro
Fhs3 S NE B T = fc
2
fc fc En los
D + i = D extremos
fe fc

Con lo anterior, el presforzado del concreto permite reducir o eliminar los esfuerzos
de tension diagonal en una viga, la tension tangencial en los recipientes, los esfuerzos
de tension debidos a la carga o contraccidén que obran en los pavimentos, o la tensién

que obra por el cargado excéntrico de las columnas, etc.

Se concluye, despues del anterior analisis, lo siguiente:
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- El presfuerzo puede controlar e incluso eliminar los esfuerzos de tension en el

concreto para un tipo de carga especificada.

- El presfuerzo excéntrico es, por lo general, mucho mas eficiente que el

presfuerzo concéntrico.

- En general, la excentricidad variable es mas conveniente, desde el punto de

vista del control de esfuerzos y las deflexiones.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag.635 )
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 22 )
3.2.2.1.2. Cargas Equivalentes.-

El efecto de un cambio en el alineamiento vertical de un tenddn de presfuerzo
consiste en producir una fuerza vertical en la viga de concreto. Esta fuerza, junto con
la fuerza de presfuerzo que actla en los extremos de la viga a través de los anclajes

del tenddn, puede observarse como un sistema de cargas externas.

La figura siguiente, presenta un tendon que aplica una fuerza ( P ) en el centroide de
la seccion del concreto, en los extremos de una viga y que tiene una pendiente
uniforme con un angulo ( 6 ) entre los extremos y el centro de la luz, introduce una
fuerza transversal ( 2P sen6 ) en el punto de cambio de la pendiente en el centro de la

luz.

En los anclajes, la componente vertical de la fuerza de presfuerzo es ( P senb ) y la
componente horizontal es ( P cosf ). La componente horizontal es casi igual a ( P )

puesto que los angulos de las pendientes usualmente son muy pequefios.
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Figura 3.6.
Cargas y Momentos Equivalentes Producidos por Tendones Presforzados
Carga equivalente sobre el  Momento producido
Elemento concreto producida por el por el tendon

tendon

) P sen® P sen®

P"'I-=’—\ ‘lL -t t <=

AT =T = P cos® T P cos® i

2P sen®

El diagrama de momento resultante tiene la misma forma que el de cualquier luz

sencilla cargada en el centro.

En la figura subsiguiente:

Figura 3.7.
Cargas y Momentos Equivalentes Producidos por Tendones Presforzados
Carga equivalente sobre el Momento producido
Elemento concreto producida por el por el tendon
tendon
P sen® P sen®
P P
—"éﬂss_____.,,r/—r - -— L HAHAH
< P cos® P cos® :

Muestra una viga con un tenddn curvo, y esta sujeta a la accion de una carga vertical
( transversal ) distribuida desde el tenddn, asi como a las fuerzas ( P ) de cada
extremo. La distribucion exacta de la carga depende del perfil del tendon. Por
ejemplo, un tendén con un perfil parabolico, producira una carga uniformemente
distribuida. En este caso, el diagrama de momentos sera parabdlico, al igual que para

una viga de luz sencilla con carga uniforme.

El esquema subsiguiente muestra un tenddn recto con una excentricidad constante:
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Figura 3.8.
Cargas y Momentos Equivalentes Producidos por Tendones Presforzados

Carga equivalente sobre el  Momento producido

Elemento concreto producida por el por el tendon
tendon

: P
i P

P IBIEMINTUHBYHAHHIAH

lf——l-;;_— ------- 1€ l?' R T
Pe e

No se presentan fuerzas verticales en el concreto pero la viga se somete a un
momento ( P*e ) en cada extremo, al igual que a la fuerza axial ( P ) en los extremos.

Obteniendo un diagrama de momentos constante.

Se concluye y resulta evidente, que para cualquier distribucion de cargas aplicadas, se
puede seleccionar un perfil del tenddn de manera que las cargas equivalentes que
actian sobre la viga a causa del tendon sean exactamente iguales y opuestas a las

cargas aplicadas.

El resultado seria un estado de esfuerzos de compresion puro en el concreto. Una
ventaja del concepto de carga equivalente consiste que en el disefio se puede
seleccionar lo que probablemente es el mejor perfil del tenddn para una distribucion

particular de cargas.
3.3. Métodos de Presforzado.-

Aunque se han empleado muchos métodos para producir el estado deseado de
precompresion en los miembros de concreto, todos los miembros de concreto
presforzado pueden considerarse dentro de una de dos categorias: el pretensado o el

postensado.

Los miembros de concreto pretensado presforzado se producen restirando o tensando
los tendones entre anclajes externos “ antes ““ de vaciar el concreto. Al endurecerse el
concreto fresco, este se adhiere al acero. Cuando el concreto alcanza la resistencia
requerida, se retira la fuerza presforzante aplicada por los gatos, y esa misma fuerza

es transmitida por adherencia, del acero al concreto.
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En el caso de los miembros de concreto postensado presforzado, los tendones se
esfuerzan “ después “ de que ha endurecido el concreto y de que se ha alcanzado
suficiente resistencia, aplicando la accion la accion de los gatos contra el miembro de

concreto mismo.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag 30 )

Existen dos grandes procedimientos para transmitir la fuerza de pretensado, segun el
cable sea estirado antes o después de que el hormigdn esté endurecido. Esto

procedimientos se denominan pretensado y postensado respectivamente.
3.3.1. Pretensado.-

El término “ pretensado “ o “ pretesado “, se emplea para describir cualquier método
de presfuerzo en el cual se tensan los tendones antes de vaciar el concreto. Es
evidente que los tendones deberan estar anclados temporalmente contra algunos
cabezales o contrafuertes, o plataformas de esfuerzo en donde son tensados. Los
tendones, por lo general, transmiten el presfuerzo al concreto por adherencia cerca de
los extremos. La efectividad de tal transmision de esfuerzos esta limitada a alambres

y cables de diametro pequefio.
Los tendones no anclados en sus extremos son necesariamente tendones adheridos.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin; pag 35)

En las vigas pretesadas se prefieren los cables rectos, puesto que se tesan mas

facilmente entre dos cabezales.

En el inciso (a) se presenta un cable recto en una viga recta de seccién uniforme.
Simple en lo que se refiere a forma y mano de obra, pero no se puede disefiar
econdémicamente, debido a los dos aspectos que controlan el dimensionamiento en

una viga simple; el momento maximo y las secciones extremas, criterios analizados

13 ¢

en el apartado de “ Predimensionamiento de la viga “. Los esfuerzos flectores y
cortantes entran en conflicto a lo largo de la viga. Pero al tener una disposicion

simple se suele usar en claros cortos.
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En los incisos ( b ) y ( ¢ ) se tiene un intradés doblado y el otro curvo
respectivamente, logrando, en ambos casos, que el centro de gravedad del acero en la
mitad del claro se puede deprimir tan bajo como sea posible, mientras que en los
extremos se puede mantener cerca del centro de gravedad del concreto, adaptandose

mejor a las condiciones de carga requerida.

Cuando es posible variar el extradds del concreto, como en los incisos (d ) o (e),
resulta un peralte favorable en centro-luz, y aun producir un presfuerzo casi

concéntrico en las secciones extremas.

Los incisos ( f) y ( g ), esquematizan el doblado de los tendones mediante anclas
ahogadas a lo largo de las plataformas de esforzado, en las plantas de pretensado.
Resultando econdémico si la viga debe tener una seccion recta y uniforme, y si el
momento por peso propio es suficientemente fuerte para garantizar tal gasto adicional
de doblado.
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Figura 3.9.

Proyectos para Presforzar Vigas

Proyectos para Vigas Pretensadas

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin; pag. 298 )

Antes del hormigonado, los hilos o torones de acero se estiran y anclan
temporalmente contra dos estribos de un campo de tesado, o contra encofrados
metalicos suficientemente rigidos, o dos muros paralelos a los encofrados. Cuando el
hormigon adherido al acero, vibrado y curado adquiere la resistencia especificada, los
hilos o torones se liberan lentamente de sus anclajes. Como en este caso no es posible

usar cables curvos, se disminuye, en ciertos casos, el efecto de pretensado anulando la



24

adherencia con tubos de plastico o deflectando los cables. A continuacion se
esquematiza el pretesado:

Figura 3.10.

Esquema del Pretesado de una Viga

Estribos rigidos Gato

- Tesado

-Hormigonado
- Curado

%',lel G Zavg % 73
»‘-r%‘ “://E RVPnvey

o

.

A 7

w2 A A

- Desanclaje lento

- Transmision del pretensado
y corte del acero

Pretensado Pretesado

( Ref. “ Hormigon Pretensado ““; A. Subieta O.; pag 15)

Los torones de presfuerzo se tensionan entre contrafuertes masivos en un patio de
vaciado previo a la colocacion del concreto dentro de las formaletas de la viga. La
presion de los gatos se quita s6lo cuando el concreto alcanza una resistencia
suficiente. Esta operacion transfiere la fuerza de presfuerzo al concreto por
adherencia y friccion a lo largo de los torones, principalmente en los extremos

exteriores.

Los tendones se someten a esfuerzos antes de vaciar el concreto. Este sistema es
adecuado para la produccién en masa, puesto que se pueden fabricar camas de
vaciado de varios metros de longitud, vaciando toda la longitud de una sola vez y

cortando las vigas individuales con las longitudes deseadas.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter )

Los tendones, que generalmente son de cable torcido con varios torones de varios
alambres cada uno, se restiran o tensan entre apoyos que forman parte permanente de

las instalaciones de la planta, como lo ilustra la figura:
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Figura 3.11.

Meétodo de Pretesado. Viga con Tenddn Recto

Anclaje del tendén Viga_'! Gato

Lecho de vaciado 5 Tendén /

Método de Presforzado Pretensado
( Viga con tendon recto )

Se mide el alargamiento de los tendones, asi como la fuerza de tension aplicada con

los gatos.

Con la cimbra en su lugar, se vacia el concreto en torno al tenddn esforzado. A
menudo se usa concreto de alta resistencia a corto tiempo, que se cura con vapor de
agua, para acelerar el endurecimiento del concreto. Después de haberse logrado
suficiente resistencia, se alivia la presién en los gatos. Los torones tienden a cortarse,
pero no lo hacen por estar ligados por adherencia al concreto. En esta forma, la fuerza
de presfuerzo es transferida al concreto por adherencia, en su mayor parte cerca de los

extremos de la viga, y no se necesita de ningun anclaje especial.
Se indicd, que es ventajoso variar la excentricidad del tendén a lo largo del claro de la
viga.

Cuando se hace el pretensado, puede hacerse esto, sosteniendo hacia abajo los
torones en los puntos intermedios y manteniéndolos sujetos hacia arriba en los

extremos del claro. Como se ilustra en la grafica:
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Figura 3.12.

Método de Pretesado. Viga con Excentricidad Variable del Tendén

Gato

-

Fuerza de soporte Fuerza de sujecion

Método de Presforzado Pretensado
( Viga con excentricidad variable del tendén )

Con frecuencia se usan uno, dos o tres depresores intermedios del cable para obtener

el perfil deseado. Estos dispositivos quedan embebidos en el miembro.

Para poder minimizar la pérdida de tension por friccion, una practica comun es retirar

el cable recto y luego deprimirlo hasta el perfil final utilizando gatos auxiliares.
El pretensado es bastante adecuado para la produccion de vigas en masa, usando
el “método de presforzado de linea larga “, como se esquematiza a continuacion:

Figura 3.13.

Método de Pretesado. Esforzado y Vaciado de Linea Larga

Anclaje Viga 1 Viga 2 Gato

S o
%T;.—.—'T—.—H:f"—.——“t.——..Tf"""f'—' “."”_—_._‘I_Cé... ]73
Tendén continuo / Lecho de vaciado /

Método de Presforzado Pretensado
( Esforzado y vaciado de linea larga )

En la préctica actual, los apoyos de anclaje y los de aplicacion de los gatos pueden
estar separados hasta 180 m. los torones se tensan a toda la longitud del lecho de
vaciado en una vez, despues de la cual se vacian varios miembros individuales a lo
largo del tenddn esforzado. Cuando se alivia la fuerza de los gatos, se transfiere la

fuerza de presfuerzo a cada miembro por adherencia y los torones se cortan para
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quedar libres entre los miembros. Con frecuencia se emplean depresores del cable con
el presforzado de linea larga.

En conclusion, el presforzado pretensado es un método econdémico de presforzar,
porque la estandarizacion del disefio permite el uso de formas de acero reutilizables,
asi también, el presforzado de muchos miembros a la vez economiza la mano de obra.

Ademas, se elimina el costoso herraje de anclaje de los extremos.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag 30 )

El dimensionamiento de una viga simple de concreto presforzado esta controlado por

dos secciones criticas: el momento maximo y las secciones extremas.

Después de disefiar estas secciones se pueden determinar las intermedias por
inspeccion

La seccion del momento méaximo estd controlada por dos etapas de carga; la “ etapa

inicial en la transferencia *“ con un momento minimo que actda en la viga y la “ etapa

de carga de trabajo ““ con un momento méaximo de disefo.

Las secciones de los extremos estdn controladas por el area requerida para la
resistencia al esfuerzo cortante, las placas de apoyo, espaciamientos de los anclajes, y

espacio para los gatos.

Para los miembros pretensados, producidos en un proceso en linea, se emplea una |

uniforme, T, doble T o con nucleo, para facilitar la produccion.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; T. Y. Lin; pag. 297 )

El hormigdn pretensado se puede solucionar para vigas pretensadas por adherencia

para luces de 8 a 25 m.
( Ref. “ Puentes “; H. Belmonte; pag 124 )
3.3.2. Postensado.-

Los tendones son esforzados 6 tensionados y anclados en los extremos del elemento

de hormigon, después de que éste ha sido vaciado y ha adquirido la suficiente
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resistencia a la compresion. Estos tendones son ubicados a través de ductos metalicos,

denominados “ vainas .
Esta técnica de tesado puede dividirse en dos tipos:
- Hormigon postensado con tendones adheridos.
- Hormigon postensado con tendones no adheridos.

Con tendones adheridos, significa que el ducto ( vaina ), luego del proceso del tesado,
es llenado con mortero semiliquido de cemento ( lechada de cemento ), el mismo que
al endurecerse alrededor de los tendones mejora la resistencia del elemento a la

compresion, y reduce el riesgo de fisuracién en el concreto y la corrosion en el acero.

Y con tendones no adheridos, implica que el ducto ( vaina ) es llenado con grasa o
material bituminoso. De esta manera, la fuerza en el tendén es transmitida al

13

hormigén a través de los anclajes ubicados en los extremos “ cabezales “ del

elemento.

Esta técnica se utiliza cominmente en losas de edificios o estructuras de parqueo,
cuyas ventajas son su facilidad de montaje y permitir el retesado durante la vida util

del elemento estructural.
( Ref. Texto del Ing. E. Alvarez; pag. 5)

El postensado es un método de presfuerzo en el cual se tensa el tendon después de
que ha endurecido el concreto; asi, el presfuerzo se produce casi siempre contra el
concreto endurecido y los tendones se anclan contra él inmediatamente después del

presfuerzo. Este método puede aplicarse a miembros precolados o colados in situ.

Los tendones anclados en sus extremos pueden ser adheridos o no adheridos al
concreto. En general, la adherencia de los tendones postensados se logra por la
inyeccidn subsecuente de la lechada; si es no adherido, el tendon debera protegerse de

la corrosion, galvanizandolo, engrasandolo, etc.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin; pag. 35)
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El dimensionamiento de una viga simple de concreto presforzado esta controlado por

dos secciones criticas: el momento maximo y las secciones extremas.

Después de disefiar estas secciones se pueden determinar las intermedias por

inspeccion.

La seccion del momento méaximo estd controlada por dos etapas de carga; la “ etapa
inicial en la transferencia “ con un momento minimo que actiia en la viga y la “ etapa

de carga de trabajo ““ con un momento maximo de disefio.

Las secciones de los extremos estdn controladas por el area requerida para la
resistencia al esfuerzo cortante, las placas de apoyo, espaciamientos de los anclajes, y
espacio para los gatos.

Una disposicion comun para los miembros postensados es el emplear alguna forma
tal como la 1 o la T para la seccion del momento maximo y redondearla hasta una

forma rectangular simple cerca de los extremos.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin; pag. 297 )

Para las vigas postensadas, no es necesario mantener rectos los tendones, puesto que
los ligeramente doblados o curvos se pueden prensar tan facilmente como los

tendones rectos.

Los cables curvados permitiran situar favorablemente el centro de gravedad del acero

en el centro del claro, en los extremos de la viga y en otros puntos intermedios.

En el inciso (b)), se representa un caso frecuente donde se emplean combinaciones de
cables doblados o curvos, con perfiles quebrados o curvos. Cuando no se requiere un

perfil recto; esto permite un una curvatura menor en los cables y reducir la friccion.

Los cables doblados o curvos se combinan también con vigas de peralte variable,

caso (c).

Las combinaciones de cables curvos y rectos, en algunas ocasiones resultan

convenientes, inciso ( d ).
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En el inciso ( e ), se han doblado algunos cables hacia arriba y se han anclado en el

patin superior.
En el caso ( f), se han colocado cables cortos en el patin inferior.

En los casos (e ) y (), los arreglos tienden a economizar algo de acero, pero no
pueden justificarse, a menos que la economia sea considerable como, por ejemplo, en

el caso de claros largos que soporten cargas pesadas.

Figura 3.14.

Formas de Postensado

—— s o e

— p—
——— e e —
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—— e s

Diseiio para Vigas Postensadas

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin; pag. 300 )
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En el postesado, la fuerza de pretensado se aplica estirando los cables contra el
hormigdn endurecido; es decir, el gato hidraulico estira al cable y al mismo tiempo

comprime al hormigon, que en ese momento debe tener la resistencia especificada.

El valor de la fuerza de pretensado se controlara mediante la medicién de la presion

del fluido de la bomba/gato y la medida del alargamiento del acero.

Cuando los valores previstos de presion y alargamiento son obtenidos, se anclan los

cables mediante cufas.

Un cable puede ser estirado de dos lados u de uno solo, en cuyo caso el extremo

pasivo 0 muerto debe estar previamente anclado.

Finalmente los conductos o vainas, a lo largo de los cuales estan los hilos, torones o
barras, son llenados con mortero o lechada de cemento y un aditivo expansor, segun
la operacion denominada “ inyeccion ““ de cables. Lo que garantizard , si estd bien
realizada, la permanencia de la fuerza de pretensado, que el acero de los cables no se

oxidara, ni se rompera por oxidacion o fatiga.
Clima, equipo y personal calificado seran determinantes.

Figura 3.15.

Esquema Constructivo de Postensado

Conducto y acero

===

Anclaje activo ( Gato ) Anclaje pasivo

Tendon tensado

Transmision en anclaje LDeformaci()n por pretensado

Pretensado Postesado

( Ref. “ Hormigon Pretensado “; A. Subieta; pag. 13 )
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En el proceso de postensado, generalmente se colocan en los moldes o formas de la
viga, conductos huecos que contienen a los tendones no esforzados, y que siguen un

perfil deseado, antes de vaciar el concreto. Como se ilustra en la figura:

Figura 3.16.

Meétodo de Postensado. Viga con Conducto Hueco embebido en el Concreto

Anclaje Viga Gato
~

‘f*‘"‘“”’““"www”‘“"‘f;
N

Tendoén en conducto / ~

Método de Presforzado Postensado
( Viga con conducto hueco embebido en el concreto )

Los tendones pueden ser alambres paralelos atados en haces, cables torcidos en

torones, o varillas de acero.

El conducto se amarra con alambres al refuerzo auxiliar de la viga ( estribos sin
esforzar ), para asi prevenir su desplazamiento accidental. Luego se vacia el concreto.
Cuando este ha adquirido suficiente resistencia, se usa la viga de concreto misma para
proporcionar la reaccion para el gato de esforzado, como se ilustra, en un extremo de
la viga, se restira, luego se ancla en el extremo de aplicacion del gato por medio de

accesorios similares, retirando seguidamente el gato.
La tension se evalla midiendo tanto la presion del gato como la elongacion del acero.

Los tendones se tensan normalmente uno a la vez, aunque cada tendén puede constar

de varios torones o alambres.

Normalmente se rellenan de mortero los conductos de los tendones después de que
estos han sido esforzados. Se fuerza el mortero al interior del conducto en uno de los
extremos, a alta presion, y se continda el bombeo hasta que la pasta aparece en el otro
extremo del tubo. Cuando se endurece, la pasta une al tenddn con la pared interior del
conducto, permitiendo la transmision de fuerza. Aunque los accesorios de anclaje

permanecen en su lugar para transmitir la fuerza principal de presforzado al concreto,
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la aplicacion del mortero mejora el comportamiento del miembro por si éste fuera

sobrecargado y aumenta la resistencia méaxima a la flexion.

Un método alternativo de postensado se esquematiza con una viga de concreto con
bloques sélidos en sus extremos y diafragmas intermedios. Como antes, hay
accesorios de anclaje, pero los tendones pasan a traves de los espacios huecos que hay
en el miembro. El perfil deseado del cable se mantiene pasando el acero a través de

mangas ubicadas en los diafragmas intermedios. Como se grafica a continuacion:

Figura 3.17.

Meétodo de Postensado. Viga Celular Hueca con Diafragmas Intermedios

Diafragmas Bloque extremo
Anclaje intermedios sélido Gato

p————
& \ Viga x

Método de Presforzado Postensado
( Viga celular hueca con diafragmas intermedios )

Existe gran cantidad de sistemas patentados de postensado, que incluyen sus

respectivos anclajes.

Una ventaja significativa de todos los esquemas de postensado es la facilidad con la
cual puede variarse la excentricidad de los tendones a lo largo del claro para

proporcionar el contramomento deseado.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag 34 )

En el postensado se suele utilizar vigas con seccion de cajon hueco, y como la fuerza
de los gatos se aplica por lo general contra los extremos de la viga de concreto

endurecido, se elimina la necesidad de contrafuertes masivos.

Ya que se cuentan con gatos hidraulicos portatiles se puede realizar el postensado de

varios tendones, cada uno conformado por varios torones individuales.
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En este tipo de presfuerzo todo el sistema funciona por si mismo y no se afecta por
desplazamiento relativos de los apoyos, por lo que se prescinden de contrafuertes

masivos.

( Ref- ““ Disefio de Estructuras de Concreto “‘; A. Nilson — G. Winter; pag. 641 )
Para vigas postesadas se prevén luces de 20 a 45 metros.

( Ref. “ Puentes “, H. Belmonte; pag 124 )

3.4. Presforzado Parcial.-

El analisis del presente trabajo considera el presforzado total, ya que el proceso de

disefio se sustenta en normativas y especificaciones ya establecidas.

3

Inicialmente el disefio de estructuras presforzadas se avocd a un “ presforzado
completo “, consistente en la eliminacion completa de los esfuerzos de tension en los
miembros de concreto presforzado, sujetos a cargas de servicio normales. Donde el

limite del esfuerzo de tension para las cargas de servicio es cero.
Pero con un presfuerzo total surgen algunas complicaciones:

- Vigas altamente presforzadas, en particular aquéllas en las cuales se aplicara
rara vez la totalidad de la carga viva, pueden tener deflexiones hacia arriba
excesivamente grandes o contraflecha ( combadura grande, o deflexion
negativa ), que aumenta con el tiempo por el flujo plastico del concreto ante la

fuerza de presfuerzo excéntrica.

- Las vigas totalmente presforzadas pueden presentar también una tendencia a
un severo acortamiento longitudinal produciendo grandes fuerzas de restriccion,
a menos que se tomen precauciones especiales que permitan el libre
movimiento en uno de los extremos de la luz. Si se permite que ocurra el
acortamiento en forma libre, las pérdidas de presfuerzo por la deformacion
elastica ( acortamiento elastico ) del concreto y el flujo pléastico del concreto

pueden ser grandes.



35

Actualmente se ha hallado una solucion intermedia entre el presforzado completo del
concreto y el hormigon armado, que ofrece diversas ventajas, el presforzado parcial,
asi:
- El “ presforzado parcial “, es un sistema que permite un cierto nivel de
esfuerzos de tension por flexion en el concreto, una cantidad controlada de
tension en el concreto a la carga plena de servicio y un nivel limitado de
agrietamiento con la carga de servicio total. Se considera que esta carga de

servicio total se aplicara probablemente con poca frecuencia.

- Una viga parcialmente presforzada no se someterd normalmente a tension por
flexion y las grietas que se formen de manera ocasional, cuando la carga viva

total esté en su sitio, se cerraran por completo cuando se retire esta carga viva.

- Con el presfuerzo parcial se evita la contraflecha excesiva y el acortamiento

axial, inconvenientes.

- En caso de que ocurra una sobrecarga, se presentara una advertencia amplia

del sobreesfuerzo, con agrietamiento extensivo y altas deflexiones.

- La cantidad de acero de presfuerzo se reduce en las vigas parcialmente
presforzadas, pero para alcanzar la resistencia necesaria a flexion, se requerira

refuerzo adicional a tension, en forma de barras de refuerzo corrientes.

- Una cantidad menor de presforzado puede producir mejores caracteristicas de

deflexion, en las etapas de carga de interés.

De hecho, las vigas parcialmente presforzadas se definen con frecuencia como vigas

en las cuales:
- Se permite el agrietamiento por flexion con la carga de servicio total.

- El refuerzo principal a tensién por flexion incluye tanto acero presforzado

como reforzado.
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Aunque la mayor parte de las especificaciones de disefio permiten la utilizacion del
presforzado parcial, el Codigo A.C.I. no menciona el presfuerzo parcial de manera

explicita.

El Codigo A.C.I. permite un esfuerzo de tension por flexion de ( 6*Vfc’ ) en el disefio
corriente y una tensién por flexion nominal de ( 12%\fc’ ) muy por encima del
maodulo de rotura usual, siempre y cuando las deflexiones se calculen con métodos
que tengan en cuenta el agrietamiento y se aumenten los requisitos de recubrimiento

del concreto.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 655 )
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson, pag. 29)
3.5. Cambios en la Fuerza de Presforzado.-

La magnitud de la fuerza de presforzado en un miembro de concreto no es constante

durante la vida en servicio de la estructura.

Algunos de los cambios son casi instantdneos y otros dependen del tiempo, y otros

dependen de la carga superpuesta, debiéndoseles tomar en cuenta en el disefio.

Con excepcion de las condiciones que prevalecen bajo sobrecarga severa, la mayor
fuerza que actGa sobre la estructura, ocurre durante la operacion de los gatos. La
fuerza aplicada por los gatos se representara con ( Pj ).

En un elemento postensado esta fuerza se aplica como una reaccion directamente

sobre el concreto.

Mientras que en un elemento pretesado, la fuerza del gato reacciona contra anclajes

externos y no actta sobre el concreto en absoluto.

Con respecto a las pérdidas instantaneas, en el momento de la transferencia de la
fuerza de presforzado del gato a los accesorios de anclaje que sujetan al tendon, hay
una reduccion inmediata en la fuerza, debido a un deslizamiento de las cufias en los

anclajes. Factor que siempre se considerar en vigas postensadas. En vigas pretesadas
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puede haber una pérdida de la fuerza por este deslizamiento, pero si se utiliza el
método de la linea larga, resulta insignificante.

La pérdida instantanea por el acortamiento elastico del concreto, ocurre siempre en el
pretesado, pero en el postensado ocurre esta pérdida solo si hay dos o mas tendones, y

Si éstos se tensan en secuencia.

Otro tipo de pérdida inmediata y que ocurre sélo en el postensado, es la friccion entre

el acero y el conducto ( vaina ).

Como consecuencia de las pérdidas instantaneas, la fuerza aplicada por el gato ( Pj ),
se reduce a un valor menor ( Pi ), la fuerza inicial de presforzado ( pretensado
inicial ).

Con el paso del tiempo, se reduce aun mas el esfuerzo en el acero; estos cambios son
mas rapidos en un principio. Las pérdidas dependientes del tiempo son la contraccion
( retraccion ) por fraguado del concreto y el escurrimiento ( flujo ) plastico del
concreto, bajo un esfuerzo sostenido de compresion y ambas producen un
acortamiento del miembro, el cual se traduce a su vez en una reduccién del esfuerzo y
la deformacion del acero. Ademas, el acero experimenta un relajamiento gradual de

esfuerzo a mantenerse bajo una deformacidn casi constante.

Debido a la suma de estas tres pérdidas de presfuerzo, la fuerza de pretensado inicial
( Pi) se reduce gradualmente hasta la fuerza de pretensado efectiva o final ( Pe ).

La suma de todas las pérdidas, inmediatas y de las dependientes del tiempo, pueden

ser del orden del 20 al 35% de la fuerza original aplicada por el gato.
( Ref. “ Disefo de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson, pag. 37)
3.6. Materiales para el Hormigon Pretensado.-

En las postrimerias de este sistema constructivo se omitieron algunas propiedades de
los materiales, y fue sélo hasta que Freyssinet estableci6 la importancia de la

dependencia del tiempo de la contraccion ( retraccion ) del concreto y el
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escurrimiento pléastico ( flujo pléstico ) del mismo, que se erigieron satisfactoriamente

estructuras de concreto presforzado.

El concreto es normalmente de resistencia mas alta que el comdn. Las diferencias en
el modulo de elasticidad, capacidad de deformacion y la caracteristica de la

dependencia del tiempo se consideraran en el disefio.

El empleo de concretos ligeros o livianos, concretos de agregados ligeros con
resistencias comparables a las de los materiales con densidad normal, esta siendo

innovador.

Las propiedades mecénicas del acero de alta resistencia, como lo demuestran las

13

curvas “Esfuerzos — Deformacién unitaria “, indican la carencia de un punto de
fluencia bien definido, diferencias en la ductilidad con el acero reforzado ( varillas ),

y otras caracteristicas.

La varillas de refuerzo comunes, se usan como refuerzo en el alma, refuerzo

longitudinal suplementario y otros fines.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 49 )
3.6.1. Concreto de Alta Resistencia.-

El término se refiere en general, a concretos con resistencia a la compresion uniaxial
en el intervalo de 5 000 a 6 000 Ib/pulg® hasta 12 000 Ib/pulg? ( 350 a 421,84
Kg/cm? hasta 843,68 Kg/cm? ) 0 més.

Estos concretos pueden fabricarse utilizando cemento, arena y piedras seleccionados
y algunos aditivos como agentes reductores de agua, cenizas, etc.; ademas de un

control de calidad esmerado.

Con lo anterior, se mejora la resistencia a la compresion y por ende otras propiedades,
como el modulo de elasticidad ( Ec ) y la resistencia a tension aumentan, en tanto que

el coeficiente del flujo plastico ( Cu ) disminuye.

Los concretos de alta resistencia son mas durables, con una mayor resistencia a la

corrosion y a la abrasion que los concretos normales.
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Este tipo de concreto se aplica comUnmente en columnas, asi mismo, en puentes
proporciona secciones transversales menores, reduciendo la carga muerta lo que

permite cubrir mayores luces.

El mayor modulo elastico ( Ec ) y el menor coeficiente de flujo plastico ( Cu )
originan reducidas deflexiones instantaneas y a largo plazo y en puentes presforzados

se logran pérdidas menores en la fuerza de pretensado.

Una baja relacion de agua-cemento es un requisito esencial para el concreto de alta
resistencia, siendo de 0,25 en peso, en contraposicién con a los 0,4 a 0,6 para

concretos normales.

El cemento al mezclarse con agua forma una pasta que se va rigidizando, proceso
que se conoce como fraguado y endurecimiento. Asi que, para completar la
hidratacién de determinada cantidad de cemento se requiere quimicamente una
cantidad de agua equivalente aproximadamente a 25% del peso del cemento, es decir,
una relacion agua-cemento de 0,25. En cuyo caso, la manejabilidad de la pasta se
obtiene con el uso de aditivos. Cualquier cantidad de agua superior al 25% que se

consuma en la reaccion quimica, producird poros en la pasta de cemento.

Considerando la pasta de cemento, la relacion agua-cemento es el principal
controlador de la resistencia del concreto, ya que al adicionar agua, la plasticidad y la
fluidez aumentan ( mejora la manejabilidad ) pero disminuye la resistencia debido a

la creacion de vacios ( poros ) originados por el agua libre.

La relacion agua-cemento tiene una decisiva influencia sobre la resistencia a la

compresion del concreto. Pero se observa que su influencia sobre la resistencia a la

13 (13 (13

tension, medida a través de la “ resistencia nominal a flexion “ o “ modulo de
rotura “, es pronunciada pero mucho menor que su efecto sobre la resistencia a la
compresion. Esto parece ser porque, ademas de la relacién de vacios, la resistencia a
la tension depende en gran medida de la resistencia de la union entre el agregado
grueso y el mortero de cemento ( 0 sea, la pasta de cemento mas los agregados

finos ).
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Existen aditivos para mejorar la manejabilidad, para acelerar o retardar el fraguado y
el endurecimiento, para ayudar al curado, para mejorar la durabilidad, etc.

Resultan esenciales los aditivos reductores de agua de amplio intervalo o
“ superplastificantes “, que permiten una reduccion significativa del agua, con el fin
de permitir un vaciado apropiado y una adecuada compactacion, que de otra manera
seria una mezcla con cero asentamiento, y pueden aumentar los asentamientos hasta
6 a 8 pulgadas ( 0,152 a 0,2 metros ).

Otros aditivos incluyen regularmente cenizas volantes y fumarolas de silice. Con la
primera se contribuye a ganar resistencia entre los 3 y los 28 dias, mientras que con la
segunda se mejora la resistencia a edades posteriores a los 28 dias. Debido al
remplazo del cemento Portland por estos aditivos, es Gtil y usual definir el contenido
de agua para los concretos de alta resistencia en términos de la relacion agua-

cemento.

El concreto fresco gana resistencia mas rapidamente durante los primeros dias y
semanas. El disefio estructural se fundamenta, por lo general, en la resistencia a los 28
dias, de la cual aproximadamente el 70% se logra al final de la primera semana
después de la colocacion. La resistencia final del concreto depende en forma
importante de las condiciones de humedad y temperatura durante este periodo inicial.
El mantenimiento de las condiciones adecuadas durante este tiempo se conoce como
curado. El 30% o mas de la resistencia puede perderse por secado prematuro del
concreto; cantidades similares pueden desperdiciarse si se permite que la temperatura
del concreto baje a 4,5°C o menos, durante los primeros dias, a menos que después de
de esto el concreto se mantenga continuamente humedo durante un buen periodo.
Para evitar estos dafios, el concreto debe protegerse de la pérdida de humedad por lo

menos durante 7 dias vy, en trabajos méas delicados, hasta 14 dias.

Cuando se utilizan cementos de alta resistencia inicial, los periodos de curado pueden
reducirse a la mitad. El curado puede lograrse manteniendo continuamente humedas
las superficies expuestas mediante rociado, empozamiento o con la aplicacion de

componentes sellantes que retardan la evaporacion. Adicionalmente al mejoramiento
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de la resistencia, un curado humedo adecuado permite un mejor control de la

retraccion de fraguado.

El comportamiento de una estructura bajo carga depende en alto grado de las
relaciones esfuerzo-deformacion unitaria del material; por eso se analiza la curva

esfuerzo-deformacion unitaria a compresion.

llustran diferencias importantes en comparacion con el concreto normal, que incluye
un mayor modulo de elasticidad y un intervalo mas extenso de respuesta lineal

elastica, pero una capacidad de deformacion unitaria Gltima un poco reducida.

La resistencia bajo cargas sostenidas es una fraccion mayor de la resistencia estandar
del cilindro.

Estas curvas se obtienen mediante mediciones apropiadas de la deformacion unitaria
en ensayos de cilindros o en la zona de compresion de vigas. Ensayos en compresion

uniaxial.

Las curvas esfuerzo-deformacion unitaria de un elemento sometido a la compresion

se ilustran en el recuadro siguiente:
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Figura 3.18.
Curvas Esfuerzo — Deformacion Unitaria de Elementos de Concreto sujetos a
Compresion
ESFUERZO
9
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DEFORMACION UNITARIA x 10°

Todas las curvas tienen caracteristicas similares. Constan de una porcion inicial
relativamente elastica y lineal en la cual los esfuerzos y las deformaciones unitarias
son proporcionales; luego comienzan a inclinarse hacia la horizontal hasta alcanzar el
esfuerzo maximo, o sea la resistencia a la compresion, al llegar a una deformacion
unitaria que varia aproximadamente de 0,002 a 0,003 para concretos de densidad
normal, de alrededor de 145 Ib/pie® ( 2 322, 41 Kg/m®). Y aproximadamente entre
0,003 y 0,0035 para concretos ligeros con densidades de mas o menos 120 Ib/pie®
(1 921,99 Kg/ m®), donde los mayores valores corresponden, en cada caso, a las

mayores resistencias.

El tramo descendente de la curva que indica la desintegracion interna del material, es
mucho mas pronunciada para las velocidades rapidas de carga que para las lentas.

También se puede observar que los picos de las curvas, es decir, las resistencias
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méaximas alcanzadas, son un poco menores para tasas mas lentas de deformacion. La
descarga puede llegar a ser rapida una vez pasado el punto de esfuerzo pico, en
particular, para los concretos de mayor resistencia, que son generalmente mas

fragiles.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 26 a 44, y
643).

De acuerdo con la préactica actual en el disefio, la deformacion unitaria limite para
compresion uniaxial se toma como 0,003. Esto es completamente justificable para
concretos que tengan una resistencia a la compresién de 6 000 Ib/pulg? ( 422
Kglcm? ), pero esta algo fuera del lado conservador para materiales de mayor
resistencia. Todas las curvas alcanzan su maximo esfuerzo a una deformacion de mas

0 menos 0,002.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 64 )

La “ resistencia a la compresion “ ( fc’ ), como una de las caracteristicas mecénicas
del hormigdn, ademas de la resistencia a la traccion o la resistencia bajo un estado de
tension axial, entre otros, es la principal medida de la calidad estructural del concreto
para propositos de disefio. Los ensayos se realizan sobre cilindros que se curan a

20°C, en general durante 28 dias y después se ensayan.

Los concretos hechos con cemento Portland requieren generalmente dos semanas
para alcanzar la resistencia suficiente para poder retirar las formaletas de vigas y losas
y aplicar cargas razonables; estos concretos alcanzan su resistencia de disefio después
de 28 dias y continGan ganando resistencia de ahi en adelante a una tasa decreciente.
Los cementos de alta resistencia inicial se han desarrollado para los casos en que se
quiere acelerar la construccion, alcanzando entre los 7 y 14 dias la resistencia que se

tendria a los 28 dias con cemento Portland.

En la préactica actual, la resistencia a la compresion especificada ( fc’ ) para concretos
de densidad normal fundidos en el sitio estd cominmente en el intervalo de 3 000 a
5 000 Ib/pulg? (210,92 a 351,54 Kg/cm? ) y puede llegar hasta los 6 000 Ib/pulg?



44

( 421,84 Kglcm? ) para elementos de concreto prefabricados y presforzados. Las

resistencias de los concretos livianos estan un poco por debajo de estos.

Los concretos de alta resistencia con valores de ( fc’ ) hasta 12 000 lb/pulg2 (843,68
Kglcm? ) se usan cada vez con mayor frecuencia, en particular en columnas muy

cargadas o puentes de gran luz ( presforzados ).

Sin embargo, el cemento continda su hidratacion y, en consecuencia, el concreto
continta con su endurecimiento durante mucho tiempo a una tasa decreciente. Los
concretos con cemento tipo Il ( alta resistencia inicial ), se usan en plantas de
prefabricacion y su resistencia ( f¢’ ) se especifica a menudo a los 7 dias, en lugar de

hacerse a los 28 dias.

Para asegurar una resistencia adecuada del concreto, a pesar de la dispersién en los

ensayos , el Codigo A.C.I. estipula que la calidad del concreto es satisfactoria si:

- Ningun resultado de un ensayo de resistencia individual ( el promedio de un
par de ensayos sobre cilindros ) esta por debajo del valor requerido del ( fc’ ) en

més de 500 Ib/pulg? ( 35,15 Kg/cm?).

- El promedio de todos los conjuntos de tres ensayos de resistencia

consecutivos es igual o mayor al valor requerido de ( fc’).

Las cargas sostenidas afectan no sélo la deformacion unitaria sino también la
resistencia del concreto. Se ha demostrado que para cilindros de concreto no
reforzado, sometidos a cargas concéntricas, la resistencia bajo carga sostenida es
significativamente menor que ( fc’ ), en el orden del 75 al 85% de ( fc’ ), para cargas

que se mantienen por un afio 0 mas.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 26 a 44 )

Lo expuesto en los parrafos anteriores, se relaciona con lo descrito en el texto
“ Hormigon Armado “, que indica que para cemento Portland de alta resistencia, a la
edad de 7 dias, alcanza una resistencia a la compresion del 75 % al 80 % de la

resistencia total.
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75 % seria un valor conservador, por lo que el séptimo dia después del vaciado de la
viga se le transferiria la fuerza de pretensado. Asi:

Tabla 3.1.

Resistencia a la Compresion del Concreto respecto del Tiempo

Resistencia a la Compresion del Concreto en el Tiempo

Edad del Hormigon [ dias ] 3 |7 [28/90 |360
Cemento Portland de Alta Resistencia 0,55/0,75|1 [1,15|1,2

( Ref. “ Hormigén Armado “; P. Jiménez Montoya; pag. 128 )

Como se indicd, la resistencia del concreto varia con su edad, siendo el aumento de su
resistencia mas rapido al principio, tornandose luego mucho mas lento. Esta variacion
de la resistencia es especialmente importante en el disefio y fabricacion de miembros
de concreto presforzado, debido a que las elevadas cargas se pueden producir a muy

temprana edad por el acero tensado, particularmente en miembros pretensados.

Para garantizar el desarrollo rapido de la resistencia a la compresién se siguen
métodos especiales, incluyéndose el empleo de cemento Portland de alta resistencia y
fraguado rapido ( Tipo I11) en lugar del cemento Portland ordinario ( Tipo I ), y el uso

de curado a vapor
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 64 )

Se observa que el modulo de elasticidad ( Ec ), o mddulo de Young, es decir, la
pendiente del tramo recto inicial de la curva esfuerzo-deformacion unitaria. ( Ec )

aumenta con la resistencia del concreto.

Para concretos de alta resistencia el modulo de elasticidad o médulo de deformacion

longitudinal, el Codigo A.C.I. provee una ecuacion empirica para ( fc’ ) > 300

Kglcm?, 0 mas o menos de 6 000 Ib/pulg® ( 421,84 Kglcm?):

E.=y1%%0,1368 x/fc’
Donde:

(yc) = Peso unitario del concreto endurecido en [ Kg/m3 ].
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(fc’ ) = Resistencia caracteristica del concreto en [ Kg/cm? ], resultando
(Ec)en [ Kg/lcm?].
( Ref. “ Hormigon Pretensado “ de A. Subieta, pag. 37)

La ecuacion anterior tiene su homologa en el texto de referencia en unidades del
sistema ingles. Donde se establece que la ecuacion anterior se determino para ( y¢ )
entre 90 y 155 Ib/pulg? ( 1 441,49 y 2 482,57 Kg/m®).

Un modulo de elasticidad ( Ec ) alto, significa una reduccion en la deformacién
elastica inicial con la aplicacion de la fuerza de presfuerzo y una reduccién en la
deformacion por flujo pléstico , que aproximadamente proporcional a la deformacion

elastica. Esto genera una reduccion en la fuerza de pretensado.

Con respecto a las cargas a largo plazo, algunos materiales de ingenieria como el
acero, la resistencia y las relaciones esfuerzo-deformacién unitaria son
independientes de la velocidad de aplicacion y de la duracién de la carga. En
contraste, el concreto bajo carga, tiene una pronunciada influencia del tiempo. La
principal razén para esto es que el concreto fluye ( escurre ) plasticamente al estar

sometido a carga.

El “ flujo plastico “ o “ escurrimiento plastico “ , es la propiedad mediante la cual
el material se deforma continuamente en el tiempo ( cargas a largo plazo ) cuando el

material estd sometido a esfuerzo o carga constante.

Para determinado concreto las deformaciones por flujo plastico son proporcionales a
la magnitud del esfuerzo aplicado; para un esfuerzo dado, los concretos de alta
resistencia presentan menos flujo plastico que los de baja resistencia. Se comprende
que el flujo plastico continda a una tasa decreciente y termina después de dos a cinco

anos.

Para esfuerzos que no exceden cerca de la mitad de la resistencia del cilindro, las
deformaciones unitarias por flujo plastico son directamente proporcionales al

esfuerzo. Puesto que las deformaciones unitarias elasticas iniciales también son



47

proporcionales al esfuerzo en este intervalo, se puede definir el “ coeficiente de flujo

plastico “, como:

Donde:

( ecu ) = Deformacion adicional en el concreto, después de un periodo largo de
tiempo, debida al escurrimiento plastico. Valor asintético final de la

deformacion unitaria adicional por flujo pléstico.

(&) = Deformacidn inicial eléastica. Deformacion unitaria adicional instantanea

cuando la carga se aplica por primera vez.

Ademas del nivel del esfuerzo, el flujo pléstico ( escurrimiento plastico ) depende de
la humedad ambiente relativa promedio, siendo mas del doble para el 50 que para el
100%. La razon es que, en parte, la reduccién en volumen con carga sostenida se

produce por la migracion del agua libre de los poros hacia el exterior.

Ademas del tiempo, le influyen el tipo de cemento, los agregados, la humedad, las
condiciones de curado, la edad del concreto cuando se carga por primera vez y la

resistencia del mismo.

Para concretos de alta resistencia los esfuerzos con cargas sostenidas tienden a ser
mayores, de manera que las deformaciones por flujo plastico pueden ser igualmente

altas, aunque el coeficiente de flujo plastico sea menor.

Los coeficientes de flujo plastico son significativamente menores como lo indica la
tabla, y los valores son representativos para concretos en condiciones promedio de

humedad cargados a los 7 dias ( concretos de alta resistencia ):
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Tabla 3.2.

Flujo o Escurrimiento Plastico del Concreto

Parametros representativos del Flujo Plastico

Resistencia a la compresion Flujo Plastico Especifico || Coeficiente de Flujo
(fc') (6u) Plastico (Cu)
[Ib/pulg?] | [Kg/cm?] | [Mpa] | [Ib/pulg®] | [ Mpa] [adim ]

3000 210,92 21 0,000001 0,000145 3,1
4 000 281,33 28 0,0000008 0,000116 2,9
6 000 421,84 41 0,00000055 |0,00008 2,4
8 000 562,46 55 0,0000004 |0,000058 2

10 000 703,07 69 0,00000028 |0,000041 1,6

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 39)

La resistencia bajo cargas sostenidas es una fraccion mayor de la resistencia estandar

del cilindro.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto *“; A. Nilson — G. Winter; pag. 26 a 44, y
643)

La deformacion del concreto dependiente del tiempo debida al escurrimiento ( flujo )
plastico y a la contraccién ( retraccion ) del mismo, es de importancia crucial en el
disefio de estructuras de concreto presforzado, debido a que estos cambios
volumeétricos producen una pérdida en la fuerza pretensora y, ademas, debido a que
ellos producen cambios significativos en la deflexion.

El escurrimiento plastico es la propiedad de muchos materiales mediante la cual ellos
contintan deformandose a través de lapsos considerables de tiempo bajo un estado
constante de esfuerzo o carga. La velocidad del incremento de la deformacion es
grande al principio, pero disminuye con el tiempo, hasta que despues de muchos

meses alcanza un valor constante asintoticamente.

La deformacion por escurrimiento plastico es casi directamente proporcional a la
intensidad del esfuerzo. Por lo tanto, es posible relacionar a la deformacion por
escurrimiento plastico con la deformacion elastica inicial mediante un coeficiente de

escurrimiento plastico ( Cu ), expuesto anteriormente.
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( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag.72 )

La retraccién o contraccién por fraguado, influencia natural que hace que el
concreto, aun estando libre de cualquier tipo de carga externa, provoca deformaciones

y modificaciones del volumen del elemento.

Como se indico, cualquier mezcla de concreto manejable contiene més agua que la
requerida para la hidratacion. Si el concreto esta expuesto al aire libre, la mayor parte
de esta agua libre con el tiempo se evapora, en cuyo caso la tasa y grado de secado
dependen de las condiciones ambientales de temperatura y humedad. A medida que el
concreto se seca, se retrae en volumen, probablemente por la tensién capilar del agua
que permanece en el concreto. En cambio, si el concreto seco se sumerge en agua, se

expande y recupera la mayor parte del volumen perdido en la retraccion ocurrida.

La retraccion o contraccion del fraguado, que continda durante varios meses a una
tasa decreciente, puede ser una propiedad perjudicial del concreto. Cuando no se
controla la retraccion se pueden causar grietas; en estructuras estaticamente
indeterminadas la retraccién puede causar esfuerzos grandes y peligrosos. En
concreto presforzado, la retraccion conduce a pérdidas parciales en el presfuerzo
inicial. Por estas razones es imprescindible minimizar y controlar la retraccion de

fraguado.

El principal factor que determina la cantidad de retraccion de fraguado final es el
contenido unitario de agua del concreto fresco. Mediante anélisis, se deduce que la
principal manera para disminuir la retracciéon es reducir el contenido de agua del

concreto fresco al minimo compatible con la manejabilidad requerida.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 43)

Las pruebas de laboratorio no muestran una variacion consistente entre concretos

fabricados con cemento Tipo 1y Tipo IlI.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *; pag. 74 )

La resistencia a la tensién, medida a través de la “ resistencia nominal a flexién “ o

13 13

modulo de rotura “, incide directamente en la formacién y propagacion de las
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grietas en el lado de tension de los elementos de concreto reforzado sometidos a

flexion.

El mddulo de rotura es el esfuerzo calculado de tension debido a la flexion, bajo el
cual una viga de prueba de concreto simple se fractura. Pero ademas, se realizan otros
dos tipos de ensayos para determinar la resistencia a la tension; ensayo de tension
directa y el ensayo de tensién indirecta.

La resistencia a la tension determinada con cualquiera de los ensayos anteriores no
presenta una buena correlacion con la resistencia a la compresion ( fc’ ). En
apariencia, la resistencia a la tension para concretos de arena y grava depende
principalmente de la resistencia de la union entre la pasta de cemento endurecida y el
agregado, mientras que para concretos livianos depende ampliamente de la resistencia

a la tensiéon de los agregados porosos.

En la tabla se resumen los intervalos de valores representativos de resistencia,
determinados a partir de los ensayos de tensién directa e indirecta, y del médulo de

rotura. La unidad vigente es en [ Ib/pulg? ].

Tabla 3.3.

Intervalos Aproximados de Resistencia del Concreto a la Tension

Intervalos aproximados de Resistencia a la Tension del Concreto

Concreto de peso Concreto de peso
Pruebas normal liviano
[ Ib/pulg? ] [ Ib/pulg? ]
Resistencia a la tension directa 3 a 5*v(fc") 2 a 3*v(fc'")
Resistencia a la tension
indirecta 6 a 8*v(fc') 4 a 6*v(fc")
Maodulo de rotura 8 a 12*v(fc') 6 a 8*v(fc")

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 41)

Estas expresiones demuestran que cualquier incremento en la resistencia a la
compresion ( fc’ ), como el que se logra con la disminucion de de la relacion agua-
cemento , estd acompafiado por un incremento porcentual mucho menor en la

resistencia a la tension.
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El Codigo A.C.1. recomienda un médulo de rotura igual a 7,5*V(fc’) para concretos

de peso normal, valor que debe multiplicarse por 0,75 para concretos livianos.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 26 a 44, y
643)

En cada caso, en la tabla anterior, los valores mas pequefios corresponden a los
concretos de mayor resistencia. Debido a que el modulo de ruptura se calcula bajo la
suposicion de que el concreto es un material elastico, y debido a que los esfuerzos
criticos ocurren solo en la superficie exterior, es que los valores determinados son

mayores a los de las otras pruebas, en la tabla.

El concreto sujeto a tension uniaxial responde de una manera casi elastica hasta la

carga de fractura.
( Ref. “Diseio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 67)
3.6.2. Acero de Alta Resistencia.-
Los aceros de presfuerzo se utilizan en tres formas:
- Alambrones de seccion circular. Alambrones individuales.
- Torones. Cables en forma de toron de 7 hilos
- Barras de acero aleado.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 52)

A modo de uniformizar conceptos, mencionamos las tres formas comunes en las

cuales se emplea el acero como tendones:
- Alambres redondos estirados en frio.
- Cable trenzado.
- Varillas de acero de aleacion.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 52 )
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Los primeros ensayos de presforzar concreto no eran exitosos porque se utilizaban
aceros de resistencia estructural corriente. Y el bajo presfuerzo obtenido en estas
barras se perdia rapidamente por la retraccion ( contraccion ) de fraguado del

concreto y por el flujo ( escurrimiento ) plastico del concreto.

Las resistencias a la tension de los aceros de presfuerzo varian aproximadamente
desde 2,5 hasta 6 veces el valor de la resistencia a la fluencia de las barras de refuerzo

comunes.

La especificacion del “ Grado “ corresponde a la “ minima resistencia de la tension

Gltima “ estipulada en [ Klb/pulg® ], y designada como ( fpu ).

En la gréafica puede observarse que los aceros de presfuerzo no presentan un punto de
fluencia definido o plataforma de fluencia; es decir, estos no fluyen bajo esfuerzos
constantes o casi constantes. La fluencia se desarrolla en forma gradual y la curva
continla aumentando suavemente en el intervalo inelastico hasta que logra la

resistencia a la tension ( fpu ).

Debido a que en estos aceros no se presenta una fluencia bien definida, la resistencia
a la fluencia se define en forma algo arbitraria como el esfuerzo para el cual la
elongacion total es del 1% para torones y alambres, y del 0,7% para barras de acero
aleado.

La resistencia a la fluencia ( fpy ) definida de esta manera representa un buen limite
por debajo del cual el esfuerzo y la deformacién unitaria son mas o menos
proporcionales, y por encima de éste las deformaciones aumentan de manera mucho

mas rapida al incrementar el esfuerzo.

También puede observarse, en las curvas de acero de alta resistencia, que el margen

entre la resistencia a la tensién ( fpu ) y la resistencia a la fluencia ( fpy ) es menor.

Asi mismo es posible observar que los aceros de presfuerzo tienen una ductilidad
( materiales que soportan grandes deformaciones plasticas antes de su falla )
significativamente menor. Lo que evitaria presenciar distorsiones visibles del

material.



53

El mddulo de elasticidad ( Es ) para barras de refuerzo puede tomarse como
29 000 000 Ib/pulg® ( 2 038 093 Kg/cm?® ); el mddulo efectivo para aceros de
presfuerzo varia segun el tipo de acero. Para torones no adheridos ( torones no
embebidos en el concreto ), el médulo puede ser tan bajo como 26 000 000 Ib/pulg?
(1 827 982 Kg/cm? ). Para torones adheridos ( Es ) en general esta en 27 000 000
Ib/pulg? (1 898 289 Kg/cm? ), mientras que para los alambrones lisos de seccion

circular es aproximadamente de 29 000 000 Ib/pulg? ( 2 038 903 Kg/cm? )
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 52)

Un inadecuado nivel de esfuerzo — deformacion de los aceros utilizados en Hormigén
Pretensado, inherente a los cambios de longitud en funcién del tiempo ocasionados
por la contraccion ( retraccion ) por fraguado del concreto y el escurrimiento plastico

(flujo plastico ), fueron de tal magnitud que eliminaron el presfuerzo del acero.

Siendo por lo tanto importante una deformacion inicial elevada y como consecuencia
esfuerzos iniciales elevados en el acero. Como se observa en las curvas esfuerzo-

deformacion unitaria.
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Figura 3.19.

Curvas Esfuerzo — Deformacion Unitaria de Aceros de Refuerzo y de Presfuerzo
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La tabla anterior representa la Curva representativa Esfuerzo-Deformacion unitaria de

aceros presforzados y de refuerzo.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson- G. Winter; pag 53 )



Figura 3.20.

Curvas Esfuerzo — Deformacién Unitaria de Aceros de Presfuerzo
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Curvas esfuerzo — deformacion unitaria tipicas para aceros de presfuerzo.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag 61 )
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Utilizando deformaciones y esfuerzos iniciales muy altos en el acero se puede

minimizar la importancia de la contraccion ( retraccion ) por fraguado del concreto y

la deformacidn por escurrimiento ( flujo ) plastico del concreto. Esto es asi, debido a

que la reduccion en el esfuerzo del acero por estas causas ( contraccion y flujo

plastico ) depende solamente de las deformaciones unitarias en el concreto

relacionadas con la contraccion y las deformacion por escurrimiento y del modulo de

elasticidad del acero ( Es ), y es independiente del esfuerzo inicial en el acero.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson — G. Winter; pag.

50)
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Cuando se tensiona el acero de presfuerzo hasta los niveles que son usuales durante el
proceso inicial y en condiciones de carga de servicio se presenta una propiedad

conocida como “ relajacion .

La relajacion se define como la pérdida de esfuerzo en un material sometido a

esfuerzo y mantenido en longitud constante.

El mismo fenémeno basico se conoce como “flujo plastico “, cuando se define en
términos de cambio en la deformacion unitaria de un material sometido a esfuerzo

constante.

En forma especifica, si una longitud de acero de presfuerzo se somete a un esfuerzo
equivalente a una fraccion considerable de su resistencia a la fluencia ( fpy ) ( por
ejemplo al 80 6 90%) y se mantiene a una deformacién constante entre puntos fijos
como los extremos de una viga, el esfuerzo en el acero decrecera gradualmente a

partir de su valor inicial.

Para los elementos de concreto presforzado esta relajacion de esfuerzos es
importante puesto que modifica los esfuerzos internos en el concreto y cambia las

deflexiones de la viga un tiempo después de que se aplica el esfuerzo inicial.

La cantidad de relajacion varia segun el tipo y grado del acero, el tiempo bajo carga 'y

el nivel inicial de esfuerzo.
En la actualidad existen torones especiales de baja relajacion.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 54 )

Los esfuerzos permisibles de flexion para el acero de presfuerzo se encuentran en la
mayoria de las especificaciones para la construccion de concreto presforzado, e
imponen limitaciones a los esfuerzos en el acero, y en el concreto, para cada estado

en particular, tales como aquellas que se imponen:
- Durante el tensado del acero.

- Inmediatamente después de la transferencia de la fuerza pretensora al

concreto.
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- Cuando actua la totalidad de la carga de servicio.

Estas limitaciones en el esfuerzo tratan de evitar dafios al miembro durante la
construccion y asegurar buenas condiciones de servicio mediante la limitacion

indirecta del ancho de las grietas y la deflexion.
En la practica actual, las especificaciones que limitan los esfuerzos proporcionan el

punto de partida para la seleccion de las dimensiones de los miembros de concreto

presforzado.

Por supuesto, el disefio resultante debe comprobarse por resistencia asegurando un

adecuado factor de seguridad contra la falla.

En la tabla se dan los esfuerzos permisibles de tension para el acero de presfuerzo en
funcién de la resistencia ultima del acero ( fpu ) y la resistencia especificada de

fluencia ( fpy ):

Tabla 3.4.

Esfuerzos Permisibles en el Acero de Presfuerzo

Esfuerzo permisibles en el acero de presfuerzo

El esfuerzo de tensién en los tendones de presfuerzo no

debe exceder los siguientes valores

1. Debidos a la fuerza de tension del gato, el que sea
menor, pero no mayor que el maximo valor recomenda | (0,8*fpu) 6
do por el fabricante de los tendones de presfuerzo o de (0,94*fpy)
los anclajes.

2. Tendones pretensados, inmediatamente después de la
transferencia del presfuerzo

3. Tendones postensados, inmediatamente después del

anclaje del tendon

(0,7*fpu)

(0,7*fpu)

Puede verse que el esfuerzo permitido por el Codigo A.C.1. depende del estado de

carga.

Cuando recién se aplica la fuerza del gato, se permite el menor de los valores

expuestos en el punto ( 1. ) de la tabla. La justificacion para estos elevados valores
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del esfuerzo limite es que durante el tensado, los esfuerzos en el acero pueden
conocerse de manera muy precisa, ya que la presion en el gato y la deformacién del

acero son medibles.

Después de que hayan ocurrido las pérdidas por acortamiento elastico y por
deslizamiento de anclajes, se aplica el valor ( 0,7*fpu ), pero antes de la ocurrencia de
las perdidas dependientes del tiempo ( diferidas ) debidas a la contraccion
( retraccién ) por fraguado del concreto y al escurrimiento ( flujo ) plastico del

concreto y al relajamiento del acero.

No se dar& ninguna limitacion para los esfuerzos en el acero después de ocurridas
todas las pérdidas, debido a que tales esfuerzos siempre seran menores que los
esfuerzos en el acero en las condiciones iniciales, cuando debe obtenerse un factor de

seguridad adecuado.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 92 )

El esfuerzo de tension permitido por el Codigo A.C.I1. en alambres, torones o barras

de presfuerzo es dependiente del estado de aplicacién de las cargas.
Cuando la fuerza de los gatos se aplica por primera vez, se permite un esfuerzo de

( 0,8*fpu ) 6 ( 0,94*fpy ), el que sea menor, y donde ( fpu ) es la resistencia Gltima

del acero ( resistencia minima a la tension ) y ( fpy ) es la resistencia de fluencia.

Inmediatamente después de la transferencia de la fuerza de presfuerzo al concreto, el
esfuerzo permitido es ( 0,74*fpu ) o ( 0,82*fpy ), el que sea menor ( excepto en los

anclajes de postensado donde el esfuerzo se limitaa ( 0,7*fpu ) ).

La justificacion para permitir un esfuerzo admisible mayor durante la operacion de
tensionamiento es que el esfuerzo en el acero se conoce con bastante precision en este

estado.

La presion hidraulica en los gatos y la deformacion total en el acero son cantidades

que se miden facilmente. Ademas, si un tenddn deficiente se rompe en forma
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accidental, puede reemplazarse sin problemas; de hecho, la operacion de

tensionamiento es un ensayo del comportamiento del material.

Los valores inferiores de esfuerzos admisibles son aplicables después de que ocurren,
el acortamiento elastico del concreto, las pérdidas por friccion y los deslizamientos de
los anclajes, estado en el que pueden aplicarse las cargas de servicio; pérdidas
instantaneas de la fuerza de presforzado.

El esfuerzo en el acero se reduce un poco mas durante la vida del elemento por la
retraccion ( contraccion ) por fraguado del concreto, el flujo ( escurrimiento ) plastico
en el concreto y por la relajacion en el acero; pérdidas diferidas de la fuerza de
pretensado.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 643 )
3.6.2.1. Alambres redondos:

Se usan generalmente en Hormigon Pretensado con armaduras postesas Yy

ocasionalmente con armaduras pretesas.

Especificacion .A.S.T.M. A421, “ Alambre sin revestimiento, relevados de esfuerzo,

para concreto presforzado “.

Los alambres se consiguen en cuatro didmetros tal como se muestra en la tabla y en
dos tipos. El alambre tipo ( BA ), ( anclaje de boton ); se usa en aplicaciones donde
las deformaciones de los extremos del alambre en frio se usan como medio de

anclaje.

Y el alambre tipo ( WA ), ( anclaje de cufia ); se usa para aplicaciones en las cuales
los extremos se anclan por medio de cufias y no se encuentra involucrada ninguna

deformacion de extremo del alambre en frio.

También se pueden conseguir alambres de bajo relajamiento, a veces conocidos como
“ estabilizados “, mediante pedido especial. Y se emplean cuando se quiere reducir al

maximo la pérdida de presfuerzo.
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Los tendones estdn compuestos generalmente por grupos de alambres, dependiendo
de la magnitud de la fuerza pretensora requerida y del sistema de pretensado.

Los tendones para elementos prefabricados postesados tipicos pueden consistir de 8 a
52 alambres individuales. Se pueden emplear tendones multiples, cada uno de ellos
compuestos de grupos de alambres para cumplir con los requisitos.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson -; pag. 53)

Tabla 3.5.

Propiedades de Alambres ( Forma de Acero de Alta Resistencia para
Presforzado )

Propiedades de Alambres ( ASTM A421)

Diametro Minima Resistencia Minimo Esfuerzo para
nominal |de Tension (fpu) [ Ib/pulg? ] | una Elongacion de 1% [ Ib/pulg? ]
[ pulg] Tipo BA Tipo WA Tipo BA Tipo WA

0,192 250 000 200 000

0,196 240 000 250 000 192 000 200 000

0,25 240 000 240 000 192 000 192 000

0,276 235 000 188 000

La especificacion del “ Grado ““ corresponde a la “ minima resistencia de la tension
Gltima “ estipulada en [ Klb/pulg?® ], y designada como ( fpu ). Idem, significa la

resistencia nominal de rotura *, en [ Ksi ]

Debido a que en estos aceros no se presenta una fluencia bien definida, la resistencia
a la fluencia se define en forma algo arbitraria como el esfuerzo para el cual la
elongacion total es del 1% para torones y alambres, y del 0,7% para barras de acero

aleado.

Se fabrican con alto contenido de carbon. Los alambrones se entrelazan, con
frecuencia, en grupos de hasta 50 alambrones individuales aproximadamente para

producir los tendones de presfuerzo con la resistencia requerida.

Los alambrones de seccion circular pueden obtenerse en grados de 235, 240 y 250

segun el diametro.
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( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 52 )
3.6.2.2. Cable trenzado:

Los torones, mas comunes que los alambrones en la préactica, se fabrican con seis
alambrones alrededor de un séptimo. El tordn de siete alambrones, estan disponibles
en dos grados, 250 ( fpu = 250 KlIb/pulg® = 250 Ksi ) y 270 ( fpu = 270 Klb/pulg?® =

270 Ksi ).
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 52 )

Se usa casi siempre en miembros con armaduras pretesas y a menudo se usa también

en construccién postesada.

El cable trenzado se fabrica segin especificaciones A.S.T.M. A416 “ Cable trenzado,
sin revestimiento, de siete alambres, relevado de esfuerzos, para concreto
presforzado “ Se fabrican con 6 alambres finamente torcidos alrededor de un

séptimo.

Para los cables trenzados se usa el mismo tipo de alambres relevados de esfuerzos y
estirados en frio de los que se usan para los alambres circulares individuales; sin
embargo, las propiedades mecanicas son diferentes debido a la tendencia de los
alambrones torcidos a enderezarse cuando se les sujeta a tension, debido a que el eje

de los alambres no coincide con la direccion de la tensién.

La siguiente tabla proporciona mas referencias de los cables trenzados:

Tabla 3.6.
Cable de 7 Alambres ( Forma de Acero de Alta Resistencia para Presforzado )
Propiedades del Cable de siete alambres
Dlam_etrtl) Area Nominal Resistenciaa |Carga mln!ma para una
Nomina la ruptura (fpu) |  elongacion de 1%
[pulg]|[cm]|[pulg*]| [cm*] | [Kib/pulg?] [Ib]
0,25 0,64 |0,036 |0,23 250 7 650
0,31 0,80 |0,058 0,37 250 12 300
0,38 0,95 |0,08 0,52 250 17 000
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0,44 1,11 |0,108 0,70 250 23 000
0,5 1,27 10,144 10,93 250 30 600
0,6 152 10,216 1,39 250 45900
0,38 0,95 ]0,085 0,55 270 19 550
0,44 1,11 |0,115 0,74 270 26 350
0,5 1,27 10,153 |0,99 270 35100
0,6 152 10,217 1,40 270 49 800

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 54 )
3.6.2.3. Varillas de Acero

En este caso, la alta resistencia que se necesita, se obtiene mediante la introduccion
de ciertos elementos de ligazdn, principalmente manganeso, silicon y cromo durante

la fabricacion del acero.

Adicionalmente, se efectla trabajo en frio en las varillas al fabricar estas para
incrementar ain mas su resistencia. Después de estirarlas en frio, se las releva de

esfuerzos para obtener las propiedades requeridas.

Las varillas se fabrican de manera que cumplan con las especificaciones A.S.T.M.
A722 * Varillas de acero de alta resistencia, sin revestimientos, para concreto

presforzado “.

Las varillas de acero de aleacion se consiguen en didmetros que varian de %2 pulg
hasta 1 3/8 pulg y en dos grados, de 145 y 160, teniendo resistencias Gltimas minimas
(fpu ) de 145 000 y 160 000 Ib/pulg?, respectivamente.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 55)

A continuacion, se da una tabla con las propiedades de alambres y cables de aceros de

alta resistencia:



Tabla 3.7.

Propiedades de los Aceros de Alta Resistencia para el Presforzado

Grado Diametro nominal Area nominal Resistencia a la tension ( fpu )
Acero de Presforzado
ASTM [ pulg ] [mm] [ pulg?] [mm?] | [Klb/pulg®] [[ MPa] | [ Kg/cm?]
WA, BA ]0,192 4,88 0,0289 18,7 250 1725 17590
Tension en alambres  [WA 0,196 4,98 0,0302 19,4 250 1725 |[17590
(ASTM A421) BA 0,196 4,98 0,0302 19,4 240 1655 |16876
WA, BA 0,25 6,35 0,0491 31 240 1655 |16876
WA 0,276 7,01 0,0598 38,7 235 1622 |16540
0,25 6,35 0,036 23,22
0,313 7,94 0,058 37,42
250 0,375 9,53 0,08 51,61 250 1725 |17590
0,438 11,11 0,108 69,68
Tension en cables de 7 0,5 12,7 0,144 92,9
torones 0,6 15,24 0,216 139,35
(ASTM A416) 0,375 9,53 0,085 54,84
0,438 11,11 0,115 74,19
270 0,5 12,7 0,153 98,71 270 1860 |18960
0,563 14,29 0,192 123,87
0,6 15,24 0,216 139,35

63
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BA = Alambre tipo ( anclaje de botén ) se usa en aplicaciones donde las

deformaciones de los extremos del alambre en frio se usan como medio de anclaje

WA = Alambre tipo ( anclaje de cufia ) se usa para aplicaciones en las cuales los
extremos se anclan por medio de cufias y no se encuentra involucrada ninguna

deformacion de extremo del alambre en frio
3.6.3. Barras de Refuerzo.-

Inicialmente, en referencia al tema analizado en este trabajo, podemos mencionar que
se requiere por lo menos una cantidad minima de refuerzo en el alma en todas las

trabes presforzadas.

Se pueden exceptuar los miembros tales como trabes doble T de claros cortos a
medianos, que han probado tener un comportamiento satisfactorio prescindiendo de

tal acero, o losas en las que el esfuerzo cortante es caracteristicamente bajo.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag. 223 )

La resistencia atil tanto a tensién como a compresiéon de los aceros comunes, es
decir, la resistencia a la fluencia, aproximadamente es 15 veces la resistencia a la
compresion del concreto estructural comdn y mas de 100 veces su resistencia a la

tension.

El tipo més comdn de acero de refuerzo viene en forma de barras circulares Ilamadas
por lo general “ varillas “, disponibles en un rango de 3/8 a 1 3/8 pulgada, y en dos
tamanos de barras pesadas de aproximadamente 1 %y 2 ¥ de pulgada. Estas barras se
suministra con deformaciones en la superficie para aumentar la resistencia al
deslizamiento ( adherencia ) entre el acero y el concreto, denominandose ““ barras

corrugadas “.

Los tamafos de las barras se denominan mediante nimeros. Los mas utilizados son
los Nos. 3 a 11. Los nameros se han determinado de manera que la unidad de la

denominacion corresponde muy cercanamente al niUmero de octavos de pulgada del
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tamafio del didmetro. Por ejemplo, una barra No. 5 le corresponde un diametro

nominal de 5/8 de pulgada.

El Cddigo A.C.I1. permite aceros de refuerzo con ( fy ), resistencia minima a la
fluencia, hasta de 80 Klb/pulg® (5 624,56 Kg/cm?).

La tabla subsiguiente, denota algunas de las propiedades mas importantes, tanto de
aceros de refuerzo ( aceros duces o estructurales ) como de presfuerzo. A manera de

tener una mejor perspectiva, se tiene:
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Tabla 3.8. Propiedades de Aceros de Refuerzo y Presforzado

Grado
Especif. | o Resistencia Minima a la Resistenia Minima a la
Producto ASTM | Tipo Fluencia (fy) Tension ( fpu)
[Ksi]| [KIb/pulg®] | [ Kg/cm?] | [ Mpa]| [ Klb/pulg®] | [ Kg/lcm?] | [ Mpa ]
Barra de refuerzo A615 |40 40 2812,28 |276 70 4921,49 |483
60 60 421842 |414 90 6 327,63 |620
A616 |50 50 351535 |345 80 5624,56 |552
60 60 421842 |414 90 6 327,63 |620
A617 |40 40 2812,28 |276 70 4921,49 |483
60 60 421842 |414 90 6 327,63 |620
A706 |60 60 421842 |414 80 562456 |552
Mallas de barras Al84
Alambron liso A82 70 492149 |483 80 562456 |552
Alambrén corrugado A496 75 5273,02 |517 85 5976,09 |586
Malla electrosoldada de alambron,
liso A185 65 4 569,96 |448 75 5273,02 |517
M. electrosoldada alambrén,
corrugado A497 70 492149 |483 80 562456 |552
Barra de preesfuerzo* A722 |Tipol |127,5 8964,14 |880 150 10546,1 |1034
Tipo 11120 8 436,84 |827 150 10546,1 (1034
Alambron de preesfuerzo* A421 188 - 200 140614 [1330 |250 17 576,75 |1725
Torones de preesfuerzo* A416 250 212,5 14 940,24 (1465 |250 17 576,75 [1725
270 229,5 16 135,46 (1580 |270 18 982,89 |1 860
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En las subsiguientes curvas “ Esfuerzo - Deformacion unitaria “ ilustran una de las
dos caracteristicas numéricas principales que determinan los rasgos de una barra de
refuerzo son su “ punto de fluencia o cedencia“ o *“ esfuerzo de fluencia o cedencia “
( generalmente iguales en tension y compresion ), donde el material cede o fluye. Y
su mddulo de elasticidad ( Es ), este ultimo es casi el mismo para todos los aceros de
refuerzo, siendo de 29 000 000 Ib/pulg? ( 2 038 903 Kg/cm?).

Segun el recuadro, al lado izquierdo se grafican las curvas completas; en el derecho,

los tramos iniciales.

Los aceros con bajo contenido de carbon, comunes para la curva de grado 40,
muestran una porcion elastica seguida de una plataforma de fluencia, es decir, una
porcion horizontal de la curva donde la deformacion unitaria aumenta continuamente

bajo esfuerzo constante.

Para deformaciones unitarias mayores, los esfuerzos comienzan a aumentar de nuevo

13

pero a una tasa menor, un proceso que se conoce como “ endurecimiento por
deformacion “. La curva, después de un tramo horizontal alcanza la “ resistencia a la
tension “ o “ esfuerzo ultimo “, donde la carga alcanza su maximo valor y el esfuerzo
correspondiente. Luego comienza a descender hasta que se llega a la rotura o fractura

del material.

Los aceros de baja aleacion y alta resistencia rara vez presentan una plataforma de
fluencia, y por lo general, entran en un proceso de endurecimiento por deformacion

inmediatamente después de iniciada la fluencia.

En los diagramas subsiguientes se grafican las curvas Esfuerzo — Deformacion
unitaria a tension, nos proporcionan la mayoria de las propiedades mecanicas de los
aceros, tales como el limite elastico proporcional, el punto de fluencia, la resistencia
ultima, la ductilidad y las propiedades de endurecimiento por deformacion se hacen

evidentes.

La grafica derecha representa los tramos iniciales de las curvas, y la gréfica izquierda

ilustra las curvas completas.
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Figura 3.21.

Curvas Esfuerzo — Deformacién Unitaria a Tension en Barras de Refuerzo

ESFUERZO (07) ESFUERZOZ(O')
| Kib/pulg?] [ MPa | [ Kib/pulg”] [ MPa |
140 14(1
120 Grado 90 —1800 120 1800

Grado 90

100 100

—600 l_ ' Grado 75
80 !

600
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6 400 60 | Lo
I
40 Grado 40 — - :Grado 40 i
™ ! 200
20 ] wff | _
|
0 PR S S R | | ol b vy o
0 100 200 0 35 10 30

DEFORMACION UNITARIA (€) 0,001 pulg/pulg

Curvas representativas “ Esfuerzo — Deformacion unitaria ““ a tension, para barras de

refuerzo.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag 47 )

El acero de refuerzo tiene varias aplicaciones en el concreto presforzado. A pesar de
que el refuerzo del alma para tomar la tension diagonal puede ser presforzado,

normalmente se toma mediante varillas de acero convencional.

El refuerzoconvencional es utilizado comdnmente en la region de altos esfuerzos

locales de compresion en los anclajes de vigas postensadas.

Tanto para los miembros pretensados ( pretesados ) como para los postensados es
usual proveerlos de varillas de acero longitudinal para controlar las grietas de
contraccion y temperatura.

Los patines que sobresalen de las secciones doble T, T e I, se refuerzan normalmente

tanto transversal como longitudinalmente con varillas.
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Finalmente, a menudo es conveniente incrementar la resistencia a la flexion de vigas

presforzadas empleando varillas de refuerzo longitudinales.

Estas varillas de refuerzo cumplen con las especificaciones A.S.T.M.: A615, A616,
AB17.

Cuando se usan varillas de refuerzo, es importante que exista adherencia entre el
acero y el concreto, o sea, se deformen a la vez, de tal forma que ocurra un

movimiento relativo muy pequefio o nulo.

Las varillas se presentan en diferentes resistencias; los grados 40, 50 y 60 tienen
resistencias minimas especificadas para la fluencia ( esfuerzo o punto de fluencia o
cedencia ) de 40 000, 50 000 y 60 000 Ib/pulg? ( 2 812,28, 3 515,35 y 4 218,42
Kglem?)

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 56 )

A continuacion se expone una tabla con aceros de refuerzo, con sus respectiva

nomenclatura, areas, perimetros y pesos de barras estandares:



Tabla 3.9.

Propiedades de las Barras de Acero de Refuerzo

Barras de Diametro nominal Area nominal Peso nominal
refuerzo
[N°] [ pulg] [mm] | [em] | [pulg*] | [mm?] | [cm?] | [lb/pie] | [Kg/m]

3 3/8 0,375 9,52 0,952 0,11 71 0,71 0,376 0,56
4 1/2 0,5 12,7 1,27 0,2 129 1,29 0,668 0,994
5 5/8 0,625 15,88 1,588 0,31 200 2 1,043 1,552
6 3/4 0,75 19,05 1,905 0,44 284 2,84 1,502 2,235
7 7/8 0,875 22,22 2,222 0,6 387 3,87 2,044 3,042
8 1 1 25,4 2,54 0,79 510 51 2,67 3,973
9 11/8 1,128 28,65 2,865 1 645 6,45 3,4 5,06
10 11/4 1,27 32,26 3,226 1,27 819 8,19 4,303 6,404
11 1 3/8 1,41 35,81 3,581 1,56 1006 10,06 5,313 7,907
14 1 3/4 1,693 43 43 2,25 1452 14,52 7,65 11,38
18 2 1/4 2,257 57,33 5,733 4 2581 25,81 13,6 20,24

70
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3.6.4. Materiales Auxiliares.-
3.6.4.1. Conductos ( Vainas).-
Para el presforzado pretensado no son necesarios los conductos para tendones.

Para el postensado hay dos tipos de conductos, uno para el presfuerzo con adherencia

y otro para aquel sin adherencia.

Entonces, cuando los tendones van a tener adherencia, generalmente por lechadeo, los
conductos se pueden hacer de aluminio, acero, estafio u otro tipo de laminas

metalicas.

Para cables pequefios, frecuentemente se emplean tubos de metal en laminas
corrugadas. Por ejemplo, el sistema Freyssinet emplea una manguera metalica con
diametros exteriores que varian de 28,58 a 41,28 mm para 8 a 18 alambres, con un

espesor de manguera de cerca de 1,6 mm.

Cuando los tendones no van a ser adheridos, se utiliza frecuentemente una cubierta de
plastico o papel grueso, y se engrasan adecuadamente los tendones para facilitar el

tensado y prevenir la corrosion.

Usualmente se afiade a la grasa inhibidores de herrumbre junto con los compuestos

adicionales para asegurar su consistencia uniforme en los extremos de temperatura.

La envoltura de plastico o papel deberia atarse con alambres o cintas a intervalos

frecuentes.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin; pag 71 )

Estos ductos para cables seran rigidos o semirigidos de metal ferroso galvanizado o

polietileno o sera formado en el concreto con la parte central removible.

Los radios de curvatura de los ductos de tendones no serd& menor que 6 000 mm,

excepto en las areas de anclaje donde 3 600 mm puede ser permitido.

Ductos de polietileno no seran usados cuando el radio de curvatura o el tendon es

menor que 9 000 mm.
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Donde los ductos de polietileno son usados y los cables estdn unidos , las
caracteristicas de unién de los ductos de polietileno al concreto, asi como la lechada,

seran analizados, lo mismo que el efecto de la presion de inyeccion.

El diametro interior de los ductos sera al menos 6 mm mas grande que el diametro
nominal de una barra o tendones de strand. Para multiples barras o tendones de
strand, el &rea de la seccion transversal del ducto seré al menos dos veces el area neta

del acero de pretensado.

El tamafio de los ductos no excederan 0,4 veces el espesor de la zona de ubicacion.
( Ref. Manual de Disefo de Puentes ““; Normas A.A.S.H.T.O.; pag. 134)

3.6.4.2. Mortero ( Lechada de Cemento ).-

En el sistema de hormigdn postensado con tendones adheridos el ducto o vaina,
luego del proceso de tesado, es llenado con mortero semiliquido de cemento ( lechada
de cemento ), el mismo que al endurecerse alrededor de los tendones mejora la
resistencia del elemento a la compresion, y reduce el riesgo de fisuracion y corrosion

en el acero.
( Ref. Texto del Ing. E. Alvarez; pag. 5)

En el caso del postensado, para adherir los tendones al concreto después del tensado,
se inyecta lechada de cemento, la cual también sirve para proteger al acero contra la

corrosion.

La entrada para la lechada dentro del conducto del cable se proporciona por medio de
perforaciones en las cabezas de los anclajes y en los conos, o por tubos ahogados en

los miembros de concreto.
Se puede aplicar la inyeccion en un extremo del miembro hasta que sale por el otro.

Para los miembros mas largos, se puede aplicar en ambos extremos hasta que salga

por una ventila central.

Puede usarse cemento Portland ordinario o bien cemento de alta resistencia a corta

edad para la lechada. Se prefiere la arena tosca para adherencia y resistencia, pero es
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necesaria suficiente finura, considerando el espacio limitado a través del cual tiene

que pasar la lechada.

Para asegurar una buena adherencia para conductos pequefios, es deseable el lechadeo
a presion; sin embargo, debe tenerse cuidado de que pueda resistirse el efecto de

explosion de la presion en las paredes del cable.
Existen comercialmente, disponibles, maquinas para mezclar e inyectar la lechada.

Donde el espacio es limitado, como en el cable Freyssinet, deberia emplearse

cemento s6lo en la pasta con la misma relacion agua cemento.

Cuando se desea ahorrar cemento en un trabajo grande, se puede afadir arena de
granos de 0,396 mm. La proporcién agua:cemento:arena deberia ser cerca de

1,0:1,3:0,7 en volumen. La presion de la lechada flucttia entre 5,6 y 7 Kg/ cm?.

Después que se ha descargado la lechada desde el extremo lejano, ese extremo se
obtura y se aplica nuevamente la presion en el extremo de inyectado para compactar
la lechada. También es buena practica lavar los cables con agua antes de comenzar el

lechadeo, removiendo el exceso de agua con aire comprimido.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y Lin; pag. 72)

Al empezar la operacion de inyeccion, todas las aberturas y los tubos de ventilacion
deberan estar abiertos. Se permitira que el mortero fluya desde la primera abertura en
el tubo de entrada hasta que el agua residual o el aire atrapado haya sido removido,

luego de lo cual la abertura seréa tapada.
Las aberturas restantes seran cerradas en forma secuencial.

La presién de bombeo al inicio del tendén deberé ser de 17,6 Kg/cm?; la abertura de
salida seré sellada y la presién de bombeo debera alcanzar un minimo de 5,3 Kg/cm?

antes que el orificio de salida sea sellado.

Para temperaturas menores a 0°C, los ductos deberan estar libres de agua, para evitar

efectos de congelamiento. Durante el mezclado y el bombeo, el concreto deberéa tener
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una temperatura no mayor de 32°C; en caso que se considere necesario, el agua para

la mezcla seré refrigerada.
( Ref. “ Manual de Disefio de Puentes ““; I.C.G.; pag. 184 )
3.7. Sistema de Pretensado “ Freyssinet « .-

En varios paises se han desarrollado una gran cantidad de sistemas, de elementos de
acero, gatos y acoples de anclaje, los cuales difieren entre si solo por detalles

menores.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag 641 )

Existe una gran variedad de sistemas, pero se haré referencia al citado, por ser éste
conocido en el medio. Es un sistema de presforzado lineal, utilizado en Francia en
primera instancia, y posteriormente en E.E.U.U. ( Cédigo A.C.1. ). Este sistema se
adecUa para el postensado. EI método de anclaje es para cables presforzados por

mordazas de friccion.

En el sistema de postensado “ Freyssinet “, la mayoria de los cables de tendones
“ Freyssinet “ estan compuestos de 12 torones, aunque también se emplean de 6,80 9

torones.
Los diametros de toron disponibles se encuentran limitados a ( 2” ) y ( 0,6”).
Todos los tendones con torones “ Freyssinet ”” cumplen con la norma ASTM A — 416.

La mayor capacidad ultima disponible corrientemente en los tendones es de 495,6
Klb (2224 800,2 Kg) y 703,2 Klb ( 318 965,89 Kg ).

Se dispone de una variedad de técnicas para cumplir con todos los posibles
requerimientos del lugar. El sistema “ Freyssinet “ se adapta casi a cualquier técnica
de construccion proporcionando procedimientos de recuperacion seguros y efectivos

para las condiciones inesperadas del trabajo de campo.

Ademas, debido a su tamafio y maniobrabilidad, los gatos del sistema “ Freyssinet

requieren de menos acondicionamientos en la obra.
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La carga en el tendon se puede controlar facilmente en cualquier nivel que se
requiera, relajando, tensando parcialmente, retensando o destensando. Los tendones
” Freyssinet ““ se pueden tensar al 80 % de la resistencia garantizada del acero, para

vencer a la friccion.

Con respecto a la recuperacion del deslizamiento del anclaje, si el deslizamiento
afecta a la fuerza pretensora requerida final, el deslizamiento se puede ajustar
mediante una silleta de tensado y cufias. Para realizar esto, se emplean anclajes

exteriores con placas de apoyo.

En el destensado, los tendones con torones “ Freyssinet “ se pueden destensar en
cualquier estado, bien sea para remover totalmente la fuerza pretensora o para reducir

la fuerza de pretensado hasta alcanzar algun requerimiento especial del proyecto.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 583 )

Al respecto del presforzado mecanico por medio de gatos “ Freyssinet “, para el
postensado, podemos indicar que tanto para el pretensado como para el postensado, el

método mas comun para esforzar los tendones es el empleo de gatos.
En el postensado, los gatos se usan para jalar el acero contra el concreto endurecido.
La capacidad de los gatos varia desde 3 toneladas hasta 100 toneladas y mas.

Un cable con un diametro nominal de 3,81 cm ( 1.5” ) puede requerir una tension
inicial de 90 toneladas; seria entonces deseable tener dos gatos con una capacidad de

60 toneladas para el tensado, para asi tener un amplio margen de seguridad.

Los sistemas de los gatos varian desde jalar uno o dos alambres hasta varios cientos

de ellos a la vez.

El gato de doble accion de “ Freyssinet “ jala hasta 18 alambres o 12 cables a un

mismo tiempo.

El siguiente esquema representa un gato de doble accidn, cuyas longitud total es de

aproximadamente 1 metro y un peso de 188 Kg.
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Figura 3.22.

Representacion Gréfica de un Gato Hidraulico (Freyssinet )
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Se sugieren algunos procedimientos relativos al empleo de los gatos en la practica.

Por ejemplo, con el objeto de minimizar el escurrimiento plastico ( flujo plastico ) en
el acero, y también reducir la pérdida por friccion del presfuerzo. A veces los
tendones son estirados a un pequefio porcentaje arriba de su presfuerzo inicial

especificado.

Este exceso en el estirado de los tendones, es también necesario por el deslizamiento

y compensacion en el anclaje al eliminar la presion del gato.

Cuando los tendones son largos o apreciablemente curvos, deberian ponerse los gatos

en los dos extremos.

Durante el proceso de colocacion de los gatos, deberian correr completamente las
cufas y tuercas de anclaje y asentarse ajustadas moderadamente contra las placas de

los extremos.

Esto puede ayudar a evitar dafios serios en el caso de que se rompiera un alambre o de

una falla subita de los gatos.

Los mandmetros de los gatos estan calibrados, ya sea para leer la presion en el piston

o0 para leer directamente la cantidad de tension aplicada al tendon.
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Cuando se van a tesar en sucesion varios tendones en un miembro, deberia tenerse
cuidado de jalarlos en el orden apropiado para que no resulte, durante el proceso,

alguna carga excéntrica de cuidado.

Es practica comun medir el alargamiento del acero para revisarlo con las indicaciones

del manémetro.

La cantidad de pérdida por friccion puede estimarse por la discrepancia entre los

alargamientos medidos y los esperados.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin; pag.85 )

A continuacion, se ilustran algunos de los elementos caracteristicos del sistema de
pretensado Freyssinet como los dispositivos de anclaje ( el cono macho y el cono

hembra ), ademas de la gréfica de un gato hidraulico tipo S-6



Figura 3.23.

Esquema de los Dispositivos de Anclaje ( Cono Macho y Cono Hembra)
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Figura 3.24.

Distancia Minima entre Conos de 12 Torones
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Figura 3.25.
Gato Modelo S.6 para Cono de 12 Torones
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Figura 3.26.

Espacio Minimo Requerido por el Gato
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dimensionado tal como se muestra en la ilustracion, son caracteristicos en los anclajes
interiores de cables de media pulgada. Sin embéargo, todos los anclajes Freyssinet

pueden usarse de manera similar.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag 584 )
3.8. Cargas de Disefio.-

Para propdsitos de disefio, las cargas, o acciones o también denominadas
solicitaciones, se definen como los elementos del entorno que causan esfuerzo y

deformaciones en una estructura.

Dado el caracter aleatorio de las cargas y de sus diversas combinaciones, para el
disefio se utilizan valores y criterios que se establecen en los c6digos, normas o
especificaciones correspondientes. Actualmente, nuestro pais no cuenta normas

propias para diversas estructuras.

Es importante captar que la definicion de la carga de disefio incluye simultdneamente
los conceptos de seguridad y economia de la obra.

Las cargas de disefio usualmente no son los valores maximos absolutos que pueden

actuar durante la vida util de la estructura.

En sentido general, se hace referencia al Codigo ( A.C.1. ) que contempla las normas
del “ American National Standards Institute “ ( A.N.S.L. ), la “American Society of
Civil Enginners “ ( A.S.C.E. ) con las recomendaciones del Task Committee on Wind

Forces, ademas de las normas A.A.S.H.T.O., y el “ Prestressed Concrete Institute “
(P.C.1.)

Debido al lugar del emplazamiento, la estructura a la que hacemos referencia, no se
afecta directamente por la totalidad de las cargas especificadas por las normas
(A ASHT.O.)

Las cargas que actlan sobre las estructuras pueden dividirse en dos categorias

importantes:
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- Cargas muertas.

- Cargas vivas.

(13

Ademas, se puede considerar una tercera subclasificacion, denominadas “ cargas

ambientales “.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag 9)
3.8.1. Cargas Muertas o Acciones Permanentes.-

13

Denominadas también “ acciones permanentes “. Son aquellas que se mantienen

constantes en magnitud y con una posicion fija durante la vida util de la estructura.
Generalmente la mayor parte de la carga muerta es el peso propio de la estructura.

Este valor puede calcularse con buena aproximacion a partir de la configuracion de

disefio, de las dimensiones de la estructura y de la densidad del material.
Los siguientes pesos unitarios seran utilizados en el computo de la carga muerta:

Tabla 3.10.

Pesos Unitarios de algunos Materiales de Construccion

Pesos Unitarios de algunos Materiales
Materiales [ Kg/m?]

Acero a acero colado 7 850
Hierro fundido ( Hierro forjado ) 7230
Acero 7200
Aluminio ( Aleaciones de aluminio ) 2 800
Mamposteria de piedra 2 700
Concreto Armado ( esp. japonesa ) 2 500
Concreto reforzado u H°A° ( Concreto simple o

normal ) 2 400
Pavimento ( excepto adoquines de madera ) 2 400
Concreto simple o ciclopeo 2 300
Albafileria de piedra 2 500
Balasto 2 250
Macadam 2 240
Asfalto 2 000
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Arena 2 000
Arena, tierra 'y grava o balasto ( apisonados ) 1900
Rellenos rocosos 1 800
Concreto ligero 1740
Arena, tierra y grava ( sueltos ) 1600
Relleno de tierra arenosa o gredosa, incluyendo

cascajo 1600

Agua salada 1020

Agua dulce 1 000
Relleno de escorias 960

Madera ( con o sin tratamiento ) 800

Asfalto ( 17 de espesor ) 45 Kg/m?
Madera hiimeda 2 Kaglpie?
Madera seca 1,8 Kg/pie?

Para puentes, las cargas muertas pueden incluir superficies de desgaste, aceras y
barandas, y se deja un margen para ductos, aparatos, accesorios de iluminacion y

otras cargas suspendidas.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag 9 )

Son cargas permanentes aquellas que acttan durante toda la vida Gtil de la estructura
sin variar significativamente, o varian en un sélo sentido hasta alcanzar un valor
limite. También se consideran cargas permanentes el empuje de la tierra, los efectos
debidos a la contraccién ( retraccion ) de fraguado del concreto y el flujo pléstico, las
deformaciones permanentes originadas por los procedimientos de construccion y los

efectos del asentamiento de los apoyos.
( Ref. “ Manual de Disefio de Puentes ; 1.C.G.; pag. 35)

Segun las normativas de la ( A.A.S.H.T.O. ) se consideran cargas permanentes el
peso propio, la carga muerta y el empuje de tierras. Y como cargas 0 acciones
permanentes variables, se estiman el efecto de presforzado, la contraccién
(retraccion ) de fraguado del concreto, la fluencia ( flujo ) pléastico del concreto, los

asentamientos de los apoyos, la presion hidraulica y la subpresion.
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( Ref. “ Puentes “: J. L. Bossio — J. Lopez; pag. 38)

Las barandas deben ser especificadas de tal forma que sean seguras, econémicas y
estéticas. Las soluciones mixtas de barandas de metal con mas concreto satisfacen

generalmente estos requisitos.
La altura de las barandas para puentes peatonales no sera menor que 1,1 m.
( Ref. Manual de Diseno de Puentes “; I.C.G.; pag. 26 )

Se considerara para el disefio un tubo de acero galvanizado. Tendra una altura

minima de 0,7 metros y una altura maxima de 1,05 metros por encima de la calzada.

El barandado para calzada preferiblemente serd disefiado de manera que presente
superficies lisas de modo que no presenten aristas, tratando de evitar la presencia de

postes.
( Ref. Normas AL A.S.H.T.O.)

Algunos de estos aspectos son analizados con mayor detalle en el desarrollo del
presente trabajo, considerando el tipo de estructura, las caracteristicas del lugar de

emplazamiento y los métodos de disefio empleados.
3.8.2. Cargas Vivas o0 Acciones no Permanentes.-

Para el disefio de la pasarela peatonal se consideraran las cargas vivas que resultan de
la sobrecarga de uso, el viento y granizo por ser las acciones predominantes en la

estructura y de acuerdo a las caracteristicas del medio ambiente existente.

No obstante, basandose en la bibliografia consultada, se enunciaran algunas

consideraciones pertinentes para el analisis y disefio de la estructura.

Constan principalmente de cargas de ocupacion en edificios y cargas de trafico en
puentes. Estas pueden estar aplicadas total o parcialmente 0 no estar presentes y

también es posible cambiarlas de ubicacion.
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Su magnitud y distribucién son inciertas en determinado momento y, ademas, sus
maximas intensidades a lo largo de la vida util de la estructura no se conocen con
precision.

Las minimas cargas vivas para las cuales deben disefiarse algunas de las estructuras

mas usuales, se especifican en el Cddigo A.C.I. y sus anexos ( A.N.S.I. ) “ American

National Standards Institute

Tabla 3.11.

Cargas Vivas Minimas Uniformemente Distribuidas. Normas ( A.N.S.1.)

Cargas Vivas Minimas Uniformemente Distribuidas ( A.N.S.1.)

Ocupacion o Utilizacion Carga Viva
[ Ib/pie? ] [ Kg/m?]

Fabricas de armamentos y salas de ejercicios

militares 150 733,9035
Salas de funciones y lugares de reunion:
Asientos fijos 60 293,5614
Asientos movibles 100 489,269
Balcones ( exteriores ) 100 489,269
Salones de boliche, areas de natacion y areas
recreativas similares 75 366,95175
Corredores:
Primer piso 100 489,269
Otros pisos
Salones de baile 100 489,269
Salones comedor y restaurantes 100 489,269
Cocheras (‘autos de pasajeros ) 100 489,269

( Los pisos deben disefiarse para soportar 150% de
la carga maxima de las ruedas en cualquier parte del

piso )

Gimnasios, pisos principales y balcones 100 489,269

Hospitales:
Salas de operacién 60 293,5614
Privados 40 195,7076
Salas generales 40 195,7076

Bibliotecas:
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Salas de lectura 60 293,5614
Areas de libreros 150 733,9035
Manufactura 125 611,58625
Marquesinas 75 366,95175
Edificios para oficinas:
Oficinas 80 391,4152
Vestibulos 100 489,269
Instituciones penales:
Bloques de celdas 40 195,7076
Corredores 100 489,269
Residencial:
Casas multifamiliares:
Apartamentos privados 40 195,7076
Salones publicos 100 489,269
Corredores 60 293,5614
Casas habitacion:
Primer piso 40 195,7076
Segundo piso y buhardillas habitables 30 146,7807
Buhardillas inhabitables 20 97,8538
Hoteles:
Cuartos para huéspedes 40 195,7076
Salones publicos 100 489,269
Corredores de servicio para salones publicos | 100 489,269
Corredores publicos 60 293,5614
Corredores privados 40 195,7076
Estrados y graderias 100 489,269
Escuelas:
Salones de clase 40 195,7076
Corredores 100 489,269
Andadores, caminos para vehiculos y patios
sujetos a transito de camiones 250 1223,1725
Escaleras, escapes contra incendio y pasajes de
salida 100 489,269
Almacenes:
De articulos ligeros 125 611,58625
De articulos pesados 250 1223,1725

Tiendas:

Al menudeo:
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Primer piso, salones 100 489,269
Pisos superiores al mayoreo 75 366,95175
Teatros:
Pasillos, corredores y vestibulos 100 489,269
Pisos para orquesta 60 293,5614
Balcones y plateas 60 293,5614
Pisos de escenario 150 733,9035
Patios y terrazas, peatones 100 489,269

Estos datos también forman parte del “ Minimun Design Loads for Buildings and
Other Estructures “. Donde se incluyen valores representativos de las minimas cargas

vivas que deben utilizarse en una amplia variedad de edificios.

La tabla presenta valores de cargas vivas uniformemente distribuidas para varios tipos

de ocupacion; se incluyen aspectos acerca del impacto cuando es necesario.

Estas cargas son los maximos esperados y exceden considerablemente los valores

promedio.

Ademas de estas cargas uniformemente distribuidas, se recomienda como alternativa,
en algunos casos, disefiar para sostener en forma segura, algunas cargas concentradas

cuando estas producen esfuerzos mayores.

Usualmente se permiten algunas reducciones en las cargas vivas para elementos con
grandes areas aferentes, bajo la premisa de que es poco probable que toda el area

vaya a estar cargada completamente al mismo tiempo.

En algunos casos no es conveniente utilizar las cargas estipuladas, debiéndose tener
en cuenta especificamente el tipo de ocupacion calculando con la mayor precision
posible las cargas mas probables, situacién que se presenta en edificaciones

industriales.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto *“; A. Nilson — G. Winter; pag. 9)
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La sobrecarga de uso en un elemento resistente es el peso de todos los objetos que
pueden gravitar sobre él por razén de su uso: personas, muebles, instalaciones

amovibles, materias almacenadas, vehiculos, etc.
( Ref. “ Hormigon Armado “; J. Montoya; pag. 684 )

Postes y pasamanos peatonales; estos se dispondran en pasarelas o puentes de ciudad
donde las aceras y calzada coinciden con la seccion de las calles.

En los pasamanos peatonales se aplican simultaneamente cargas distribuidas de 0,75

KN/m ( 75 Kg/m ) en el sentido vertical, y + 0,75 KN/m en el sentido horizontal.
( Ref. “ Puentes ““; H. Belmonte; pag. 70)
3.8.2.1. Sobrecarga de Uso ( gsc ).-

Carga viva en veredas, barandas y pasarelas; en el disefio de la vereda de los puentes

se considera una carga viva local de 400 Kg/m?.
( Ref. “ Puentes “; J. L. Bossio — J. Lopez; pag. 41 )

Al no indicarse en forma precisa, un predeterminado valor para esta carga, se
describiran valores referenciales obtenidos de bibliografias, y en concordancia con el
Caodigo A.C.I.

Cargas en las aceras; los pisos de las aceras, largueros y sus soportes intermedios,
seran disefiados para una carga viva de 4,15 KN/m ( 423 Kg/m?).

Vigas maestras, reticulares, arcos y otros miembros seran disefiados para la siguiente

carga viva aplicada en la superficie de la acera.
Luces menoresa 7,6 m 4,15 KN/m? (423 Kg/m?)
Luces entre 7,6 ma 30 m 2,9 KN/m? (290 Kg/m?)

Para luces mayores a 30,01 m la carga viva aplicada sobre la acera se calcula segun:

4461) (16, 8 — w>
3

= (14
p ( 6,3+— 1520

Donde:
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p = Carga viva en [ KN/m?]. Como maximo un valor de 2,9 KN/m? ( 290
Kg/m?)

L = Longitud cargada del miembro a verificar en metros

w = Ancho de la acera, en metros.

Realizando los respectivos célculos, para el tema en estudio, se obtiene un valor de
247,32 Kg/m?, para una longitud de 40 m y un ancho de acera de 2,5 metros.

( Ref. ““ Puentes ““; H. Belmonte; pag. 68 )

Cargas sobre los andenes o los pisos de los andenes, los largueros y sus apoyos
intermedios se disefian en general para una carga viva al menos de 85 Ib/pie® ( 416
Kg/m?) de area de anden.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; H. Nilson — G. Winter; pag. 703 )
Dato obtenido de la tabla “ Sobrecargas de Uso *; inciso D) “ Oficinas y

comercios “. Donde se estima un valor para galerias comerciales, escaleras y accesos

se determina como sobrecarga de uso un valor de 400 Kg/m?.
( Ref. “ Hormigén Armado *; J. Montoya; pag. 684 )

En referencia a la tabla, “ Minimas Cargas Vivas Uniformemente Distribuidas , se
establece que Vias peatonales y plataformas elevadas presentan una minima carga
viva uniformemente distribuida de 50 Ib/pie? ( 245 Kg/m?)

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto *“; H. Nilson — G. Winter; pag. 9)
3.8.2.2. Accion del Viento (qv ).-

La mayor parte de los cédigos de construccién especifican presiones de viento de

disefio por unidad de superficie de pared vertical.

De acuerdo con la localizacion, estas fuerzas estaticas equivalentes varian
aproximadamente desde 10 hasta 50 Ib/pie® ( 48,93 Kg/m? a 244,64 Kg/m?).

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; H. Nilson — G. Winter; pag. 9).
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Las cargas por metro cuadrado, debido al viento, se aplicaran a las superficies

expuestas al viento, en todas las estructuras.

La superficie expuesta a ser considerada sera la suma de las areas de todos los
miembros incluyendo el sistema del piso y barandado, a 90° respecto al eje

longitudinal de la estructura.
Las fuerzas y cargas dadas son para vientos con una velocidad de 160 Km/hr.

Para el disefio de la superestructura, una carga movil uniformemente distribuida
debido al viento y de la siguiente intensidad, se aplicard horizontalmente y en angulo

recto, al eje longitudinal de la estructura ( superestructura )
Para reticulares y arcos 375 Kg/m?
Para vigas 225 Kg/m?

( Ref. ““ Especificaciones para Puentes Carreteros ““; Normas “ A.A.S.H.T.O. *; pag.
18 )

La presion debido al viento incide tanto en la superestructura como en la
infraestructura. Su direccion es variable pero para el disefio se trabaja s6lo con las
componentes en la direccion perpendicular al trafico, sobre la elevacion de la

estructura.

Las solicitaciones por el viento, en la superestructura, vienen expresadas por unidad

de superficie expuestas en elevacion.

En el disefio de la superestructura se toman en cuenta sélo las fuerzas transversales o

perpendiculares al trafico.
- Vigas de alma llena 2,25 KN/m? ( 230 Kg/m?)
- Parareticulares 3,75 KN/m? (382,35 Kg/m?)

En puentes corrientes con luces hasta de 50 metros, se emplearan las siguientes

cargas:

- Viento longitudinal en la superestructura, de 0,6 KN/m2 ( 62,196 Kg/m?2)



92

- Viento transversal en la superestructura, de 2,45 KN/m? ( 249,8 Kg/m?).

Considerando el viento en la infraestructura, ademéas de las reacciones por viento
transmitidas por la superestructura, se tomara una presion de 2 KN/m2 ( 203,92
Kg/m? ) aplicada en la direccion méas desfavorable, para luego de su aplicacion

descomponerla en las dos direcciones.
( Ref. “ Puentes “; H. Belmonte; pag. 71 )

Con respecto a las cargas de viento, las presiones originadas por el viento se

supondran proporcionales a la velocidad del viento al cuadrado.

Para puentes con una altura de 10 m o menos, medida desde el nivel del agua o desde
la parte méas baja del terreno, se supondra que la velocidad del viento es constante. En
el caso que se expone en el presente trabajo y segun la norma ( A A.S.H.T.O.), la

altura de galibo minima sera de 4,3 metros
( Ref. “ Manual de Disefio de Puentes “; .C.G. ; pag. 44 )

En referencia a la direccion del viento, se admite que el viento en general, actlda
horizontalmente y en cualquier direccion. Se considerara en cada caso la direccién o

direcciones que produzcan las acciones mas desfavorables.

Las estructuras se estudiardn ordinariamente bajo la actuacion del viento en direccién
a sus ejes principales y en ambos sentidos. En casos especiales, por ejemplo,
estructuras reticuladas abiertas, construcciones con caras dentadas o con estructura
oblicua a las fachadas; se estudiard, ademas, su accion en las direcciones sesgadas
que resulten mas desfavorables. En los casos especiales que se sefialan y en otros que
lo requieran, se considerara que la direccion del viento forma un angulo de + 10° con

la horizontal.

En el analisis de la presion dinamica del viento; la velocidad ( v ), en unidades
( m/s ), produce una presién dindmica (w ) en ( Kg/m? ) en los puntos donde la

velocidad se anula, de valor:
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_1.7
=16

La presion dinamica que se considerara en el célculo de una estructura, esta en
funcién de la altura de su coronamiento y de su situacion topogréafica, segin la

siguiente tabla:

Tabla 3.12.

Presion Dinamica del Viento

Presion Dinamica del Viento
Altura de coronacion de Presion
la estructura sobre el | Velocidad del viento | dinamica
terreno en [ m ], cuando (v) del viento
la situacion topografica
es: (w)
Normal Expuesta | [m/s] | [ Km/h] [ Kg/m?]
0alo0 28 102 50
11a30 34 125 75
31a100 0a30 40 144 100
> 100 31a100 |45 161 125
> 100 49 176 150

Se considera situacion topografica expuesta a la de las costas, las crestas topograficas,
los valles estrechos, etc. Desfiladeros, acantilados y otras zonas se estudiaran con

mayor analisis.

Al respecto de la sobrecarga del viento sobre un elemento superficial, el viento
produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria ( p ) en ( Kg/m? ) en la
direccion de su normal, positiva ( presion ) o negativa ( succion ), de valor dado por

la expresion:

Pp=Ccx*w
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Siendo (w ) la presion dinamica del viento y ( ¢ ), el coeficiente edlico, positivo para
presion o negativo para succion, que depende de la configuracion de la construccion,

de la posicion del elemento y del angulo ( a ) de incidencia del viento en la superficie.

La estructura en estudio se considerard como una construccion cerrada, ya que no
corre viento a traves de ella. Y para obtener el valor de ( ¢ ), el coeficiente edlico, se
hace uso de la siguiente tabla “ Coeficiente Edlico de Sobrecarga Local en una

Construccion cerrada

Figura 3.27.
Coeficiente Edlico de Sobrecarga Local en una Construcciéon Cerrada
|
CORRICNTE
YIENTO VIENTO
SECCION O PLANTA
i . Coeficiente eédlico en: 1
Situacién
Angulo de incidencia Superficies planas Superficies curvas rugosas | Superficies curvas muy lisag
del viento
A barlovento| A sotavento |A barlovento| A sotavento |A barlovento | A sotavent®
a c, c, c, c, c, c,
En remanso
90 —0° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0.38 -04
En corriente
90° +0.8 -04 +038 -0.4 +0.8 -04
80° +0.,8 -04 +0,8 -04 +0,8 -04
70° +0,38 —-0,4 +08 -0.4 +0.4 -0.4
60° +0,8 -0,4 +04 -04 0 -04
50° +0,6 -0,4 0 -04 -0,4 -04
40° +0.4 -0,4 -0,4 -04 -08 -04
30° +0.2 -0,4 -08 -0.4 -1,2 -04
20° Q —0,4 -0.8 -0.4 -1,6 -20
10° -0,2 —04 -08 -0.4 -2,0 -20
0° -0,4 -0,4 -0,4 -04 =20 -2,0

Cabe considerar que no se toman en cuenta los dos coeficientes de barlovento y

sotavento, debido a que estos llegarian a contrarrestarse por tener magnitudes iguales.

Por lo tanto, se obtiene un valor de sobrecarga del viento que incide en la estructura,

(p)

( Ref. “ Hormigon Armado “; J. Montoya; pag. 688 )
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En base a los valores determinados por el “ Servicio Nacional de Meteorologia e
Hidrologia “ ( SENAMHI ), se presentan vientos normales que no superan los 18,8
Km/hr de direccion Sur-Este, llegandose a originar vientos denominados de origen
local producidos por tormentas o temporales en primavera y verano que alcanzan los
70 Km/hr.

Por lo expuesto, se puede comprender que el efecto de esta carga se podria prescindir,
ya que la accion del viento, segiin la normativa “ A.A.S.H.T.O. “, no se considera, a

velocidades menores a 160 Km/h
3.8.3. Cargas Ambientales.-

En el proceso de célculo, estas cargas se incluyen y se adoptan por sus caracteristicas,

como cargas vivas.

Constan principalmente de cargas de nieve, presion y succion de viento, cargas
sismicas, presiones de suelos en las porciones subterraneas de estructuras, cargas de
posibles empozamientos de aguas de lluvia sobre superficies planas y fuerzas

causadas por diferencias de temperatura.

Al igual que las cargas vivas, las cargas ambientales son inciertas tanto en magnitud

como en distribucion. Estas cargas se modifican segun la region donde se apliquen.

Ha habido un desarrollo importante en los métodos racionales para predecir las
fuerzas horizontales, debido al viento y al sismo sobre las estructuras. La mayor parte
de los cddigos de construccion especifican presiones de viento de disefio por pie
cuadrado de superficie de pared vertical. De acuerdo con la localizacion, estas
fuerzas estaticas equivalentes varian aproximadamente desde 10 hasta 50 Ib/pie?,
aunque algunas normas mas recientes incluyen factores como las velocidades de

viento probables, exposicion de la estructura, altura de la estructura, etc.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 9)

La carga de la nieve se considerara aun en localidades donde no nieva. En tal caso, se

debe adoptar una sobrecarga no menor a 40 Kg/m?.
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( Ref. “ Hormigon Armado “; J.Montoya; pag. 686)

Existen otras cargas vivas que no seran analizadas en el presente disefio por ser sus
efectos intrascendentes en el desempefio de la estructura a disefiar segun el medio en

el cual se emplazaré la estructura.
3.8.4. Acciones segun las Normativas ( A.A.S.H.T.O.).-

Segln las normas americanas, los puentes carreteros deben cumplir con los

requerimientos de cargas, disefio y construccion contenidos en las especificaciones

( ALAAS.H.T.O. ). Los requerimientos de disefio para puentes peatonales y puentes
que sirvan para otros propdsitos pueden ser establecidos por otros cddigos y

normativas.
( Ref. “ Disefio de Estructura de Concreto Presforzado *; A. Nilson; pag. 526 )

A continuacion se hara una descripcion generalizada de distintos tipos de cargas
vivas y/o fuerzas de las especificaciones ( A.A.S.H.T.O. ) que suelen presentarse en
este tipo de estructuras, pero que no se tomaran en cuenta dentro del disefio de la

pasarela peatonal debido a su exiguo o nulo efecto sobre la estructura estudiada.

Estas son el peso propio, el peso muerto, la sobrecarga, el impacto, el frenado, la
fuerza centrifuga, la contraccion de fragua, la variacién térmica, el viento, el sismo, el

empuje de tierras, la subpresion, la presion de la corriente, la nieve, el hielo y otros.

Las cargas vivas de servicio para puentes vehiculares, las especifica la
(A.A.S.H.T.O.), cuyos datos seran prescindibles en el presente trabajo, al tratarse de

un puente peatonal.
Impacto.-

No se consideraran incrementos de la carga viva por efectos dinamicos en el disefio

de veredas y puentes peatonales.

( Ref. “ Manual de Disefio de Puentes “; [.C.G.; pag. 40 )
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El impacto es una carga que representa el efecto dinamico de la carga vehicular, dado
que esta no es una carga estatica, sino una carga en movimiento. Esta expresada por
una carga estatica, la que es un porcentaje del valor o el efecto de la sobrecarga,

mediante formulas empiricas.
( Ref. “ Puentes “; J. L. Bossio — J. Lopez; pag. 17 —41)

Se considera como esfuerzos de carga viva producidos por las cargas de “ camiones
tipo “ que seran aumentados para determinadas estructuras, por la tolerancia indicada

para efectos dinamicos, de vibracion e impacto.

Ya que la normativa A.A.S.H.T.O. considera a los *“ camiones tipo “ como referencia
para el célculo del impacto en estructuras de dimensiones de mayor amplitud que las
de una pasarela peatonal, la rigidez y flexibilidad de la misma se obtendran por las
condiciones de disefio del hormigon pretensado aplicadas a una pasarela,

prescindiendo del efecto del impacto en la estructura estudiada.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto *“; A. Nilson; pag. 704 )
Fuerzas Longitudinales.-

Segun las normativas vigentes en el medio, este efecto resulta de considerar un 5% de

la carga viva; “ camiones tipo “, “ cargas equivalentes “ en todas las fajas de trafico,

desarrollado en la misma direccion.

Estas fuerzas longitudinales son provocadas por el frenado brusco de vehiculos. Por

lo que se exceptuaré en el analisis estructural de la pasarela peatonal.
Fuerzas de Temperatura.-

Se tomaran en cuenta en el analisis estructural de una pasarela de H°P°, cuando se

analicen las pérdidas de la fuerza de pretensado, en particular.

Se analizaran los esfuerzos o movimientos resultantes de las variaciones de la

temperatura.
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Fuerzas de Levantamiento.-

Se descalifican en el disefio de una pasarela peatonal. Ya que la norma A.A.S.H.T.O.
se refiere a una union adecuada de la superestructura con la infraestructura cuando
una carga o combinacion de cargas incrementadas al 100% de la carga viva mas

impacto produzcan fuerzas de levantamiento en cualquier apoyo.
Fuerza de la Corriente de Agua, Hielo y Escombros Flotantes.-

Afecta a las pilas y a otras partes de la infraestructura sometidas a la fuerza de la
corriente de agua, hielo y/o escombros flotantes. Y dichas partes deberan ser

disefiadas para resistir los esfuerzos inducidos por estas fuerzas.

Las pilas deben ofrecer la menor resistencia posible, dando formas hidrodinamicas en

direccion de la corriente.

Por lo general y con més propiedad en el presente caso, debido a la ubicacion en un
sitio elevado donde se planea emplazar la pasarela, los estribos de la pasarela se
encontrarian desafectados de la influencia de la corriente de agua. Asi mismo en el
disefio de la pasarela peatonal propuesta no intervienen pilas ya que la longitud de la

viga a pretensar no lo requiere.
Fuerzas Sismicas.-

En regiones donde se esperan movimientos sismicos, se tomara la providencia para

ajustar las fuerzas laterales a dichos movimientos.

En Tarija no se consideraran estas fuerzas, ya que se encuentra sobre un basamento
de rocas del periodo ordovicico, donde no se presentan grados de sismicidad de

consideracion.
( Ref. “ Puentes “; J. L. Bossio — J. Lopez; pag. 38)
3.9. Bases de Disefio.-

Se consideran dos métodos de disefio importantes. El primero que se desarrollo fue el
dominado “ disefio para cargas de servicio “ y se basa en la teoria elastica. El

segundo, mas contemporaneo, se conoce como el “ método de diseno a la
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13

resistencia “ y se fundamenta en el comportamiento ineldstico del acero y del

concreto.

A causa de las diferencias tanto en realismo como en confiabilidad, el método de
disefio a la resistencia ha desplazado rapidamente, en los ultimos 25 afios, al método
mas antiguo de disefio para cargas de servicio. Sin embargo el método mas antiguo

aun se usa ocasionalmente.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto *“; A. Nilson — G. Winter; pag. 14)

Un elemento calculado con base en una resistencia adecuada para un estado
hipotético de sobrecarga también debe comportarse en forma satisfactoria bajo
condiciones normales de cargas de servicio. En términos especificos, la deflexion
debe limitarse a un valor aceptable y las grietas de tensién en el concreto, que ocurren
inevitablemente, deben ser de poco espesor y bien distribuidas a lo largo de la zona

de tension.

Antes, la préctica consistia en limitar el ancho de las grietas y las deflexiones en
forma directa, aplicando los esfuerzos en el concreto y en el acero para estados de

13

carga de servicio. El método conocido como “ disefio elastico “ 0 “ disefio para
cargas de servicio ““ mediante el cual las dimensiones de los elementos se determinan
segun los limites en los esfuerzos, que controlan indirectamente el agrietamiento y las
deflexiones, puede utilizarse aun como alternativa de disefio, segun el Cédigo

(A.C.I.) de 1 989.

Sin embargo, debido a las limitaciones e inconsistencias asociadas con el método de

disefio para cargas de servicio, se prefiere el “ método de la resistencia “.

Después de calcular las dimensiones para obtener una resistencia adecuada, las
deflexiones se calculan y se comparan con valores limites ( o se controlan de otra
manera ) y el ancho de las grietas se limita mediante métodos especificos. Este
enfoque de disefio, llamado en Europa y con alguna frecuencia en los Estados Unidos,

“ disefio para estados limites “, es la base principal del Codigo ( A.C.1.) de 1 989.

( Ref. ““ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 69 )
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El disefio estructural de un puente debe ser visto como un proceso iterativo, en el que

se aplica la tecnologia, la ciencia y el arte.

A diferencia de lo que ocurre en el disefio de las edificaciones, en el caso de los
puentes es el disefiador el que fundamentalmente decide el disefio. Debiendo
cumplirse requisitos, tales como la factibilidad, la seguridad, la funcionalidad, la

economia y la estética.

Para el disefio estructural, generalmente se observan la seguridad, la utilizacion y la

economia. Existiendo varios métodos para tal efecto:
- Disefio para esfuerzos permisibles ( estado de servicio ).
- Disefio para resistencia Ultima ( estado de rotura ).
- Disefio para estados limites.

La tradicidn en puentes ha sido disefiar en servicio, o sea, por el método de esfuerzos

permisibles.

Indudablemente, el disefio para esfuerzos permisibles es relativamente incompleto e
insuficiente, como también el disefiar solamente para obtener una resistencia

especificada.

Es comun considerar las alternativas de disefio en servicio y rotura, como
competitivas y mutuamente excluyentes, pero esto no es necesariamente correcto; lo
adecuado es disefiar la estructura para un buen comportamiento tanto en condiciones
de servicio como en condiciones Ultimas de maxima carga, es decir, se deben integrar

los métodos en un s6lo procedimiento general de disefio, es la tendencia actual.

Los disefios actualmente concebidos, los disefios para resistencia ultima o para

estados limites, dan lugar a soluciones mas seguras y mas econémicas.
En Bolivia no existen parametros definidos acordes a nuestro medio.

El disefio para estados limites, preconcebidos en el ( C.E.B. ) “ Comité Europeo del

Concreto “, se viene utilizando desde hace varios afios en Europa y en algunos paises
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sudamericanos como Brasil y Bolivia. El concepto de estado limite proporciona una
definicién mas precisa de las condiciones de falla y duracion de una obra.

Los estados limites no solamente se refieren al estado de falla o colapso, también se

refieren a los estados de utilizacion de la estructura.
Los estados limites pueden clasificarse en dos categorias:
- Estados limites altimos, que corresponden a la capacidad maxima de carga.

- Estados limites de utilizacién, que definen las condiciones que debe satisfacer
la obra bajo cargas normales de servicio para asegurar un adecuado

comportamiento y durabilidad.

Los conceptos anteriores, de amplia utilizacién en las normas europeas, aln no se han
introducido totalmente en las normas americanas del Codigo ( A.C.l. ) o la
( AAASH.T.O. ). Pero progresivamente se van conjuncionando, presentandose

acentuadas analogias entre los sistemas de disefio actuales.
( Ref. “ Puentes “; J. L. Bosio — J. Lopez; pag. 32)
3.9.1. Disefo Elastico o Disefio para Cargas de Servicio.-

Anteriormente, la practica consistia en limitar el ancho de las grietas y las deflexiones
en forma directa, aplicando los esfuerzos en el concreto y en el acero para los estados
de carga de servicio.

El método conocido como “ disefio elastico “ o “ disefio para cargas de servicio
mediante el cual las dimensiones de los elementos se determinan segun los limites en
los esfuerzos, que controlan indirectamente el agrietamiento y las deflexiones, puede

utilizarse aun como alternativa de disefio, segun el Codigo ( A.C.1.) de 1 989.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 69 )

Se calculan las dimensiones de los elementos algunas veces, de manera que los
esfuerzos en el acero y en el concreto, causados por cargas normales de servicio,
estén dentro de unos limites especificados. Estos limites, caracterizados por los los

esfuerzos que se presentan en la estructura son conocidos como “ esfuerzos
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admisibles “ son apenas una fraccion de los esfuerzos de falla de los materiales. El
concreto responde en forma razonablemente en forma elastica a esfuerzos de
compresion que no excedan aproximadamente la mitad de su resistencia, mientras

que el acero permanece elastico casi hasta su esfuerzo de fluencia.

De esta manera, los elementos se pueden disefiar con base en la teoria eléstica,
siempre y cuando los esfuerzos para las cargas de servicio permanezcan por debajo de

estos limites.

Si los elementos se calculan con base en las cargas de servicio, el margen de
seguridad necesario se logra estipulando esfuerzos admisibles con tales cargas que
sean fracciones convenientemente pequefias de la resistencia a la compresion del

concreto y del esfuerzo de fluencia del acero.

Este fundamento de disefio se conoce como “ disefio para cargas de servicio “. En la
practica se establece como esfuerzo admisible para el concreto aproximadamente la
mitad de su resistencia a la compresion, y para el acero a la mitad de su esfuerzo de

fluencia.

El método para las cargas de servicio, mas antiguo que el de disefio a la resistencia,
todos los tipos de carga se tratan de la misma manera sin importar que tan diferentes
sean su variabilidad individual y su incertidumbre. Igualmente, los esfuerzos se
calculan en base a la teoria eléstica, cuando en la realidad la resistencia de un
elemento depende del comportamiento esfuerzo-deformacion unitaria que es
inelastico en cercanias de la falla. Por esta razon el método de disefio de las cargas de
servicio no permite una evaluacion explicita del margen de seguridad. En contraste,
en el método de disefio a la resistencia, mas reciente que el anterior, se pueden ajustar
los factores individuales de carga para representar grados diferentes de incertidumbre

para los diferentes tipos de carga.

También pueden ajustarse los coeficientes de reduccion de resistencia segun la

precision con la cual se pueden calcular los diferentes tipos de resistencia ( flexion,
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cortante, torsion, etc. ), y la resistencia misma en cada caso se calcula considerando

explicitamente la accion inelastica.

Mediante el disefio para cargas de servicio, el funcionamiento con respecto a las
deflexiones y al agrietamiento se considera comunmente en forma implicita por

medio de los limites impuestos a los esfuerzos producidos por dichas cargas.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 14 )
3.9.2. Disefio a la Resistencia o Disefio para los Estados Limites Ultimos.-

Actualmente se prefiere el “ método de la resistencia “, que se fundamenta en el
criterio que, después de calcular las dimensiones para obtener una resistencia
adecuada, las deflexiones se calculan y se comparan con valores limites ( 0 se
controlan de otra manera ) y el ancho de las grietas se limita mediante métodos
especificos. Este enfoque de disefio, llamado en Europa y con alguna frecuencia en
los Estados Unidos, “ disefio para estados limites “, es la base principal del Codigo
(A.C.1.) de 1 989.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 69 )

La caracteristica particular mas importante de cualquier elemento estructural es su
resistencia real, que debe ser suficientemente elevada para resistir, con algiin margen
de reserva, todas las cargas previsibles que puedan actuar sobre éste durante la vida

de la estructura, sin que se presente falla o cualquier otro inconveniente.

Es ldogico, por consiguiente, calcular los elementos, es decir, seleccionar las
dimensiones del concreto y la cantidad de refuerzo, de manera que sus resistencias
sean adecuadas para sostener las fuerzas resultantes de ciertos estados hipotéticos de
sobrecarga, considerablemente mayores que las cargas que se espera actlen realmente
durante el servicio normal. Este concepto de disefio se conoce como “ disefio a la

resistencia .

Haciendo una superflua comparacion entre el hormigon armado y el hormigon

pretensado se comprendera mejor la relacion existente de este método.
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Para estructuras de concreto reforzado sujetas a cargas cercanas o en las de falla, uno
o los dos materiales, el concreto y el acero, estardn actuando inevitablemente en su

intervalo inelastico no lineal.

Es decir, el concreto en un elemento estructural alcanza su maxima resistencia y
fractura subsecuentemente para un nivel de esfuerzos y deformaciones muy por
encima del intervalo elastico inicial en los cuales los esfuerzos y deformaciones son
casi proporcionales. De manera similar, el acero en un elemento proximo a la falla o
en ella, estara esforzado a menudo mas alla del dominio elastico y alin por encima de

la zona de fluencia.

En consecuencia, la resistencia nominal de un elemento debe calcularse con base en

el comportamiento inelastico de los materiales que lo conforman.

Un elemento disefiado por el método de la resistencia también debe demostrar un
comportamiento satisfactorio bajo cargas normales de servicio. Por ejemplo, las
deflexiones de las vigas deben estar limitadas a valores aceptables, y la cantidad y el
espesor de las grietas de flexion con cargas de servicio deben mantenerse controlados.
Las condiciones limites de funcionamiento son parte importante del disefio total

aungue la atencidn se enfoque inicialmente hacia la resistencia.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter; pag. 14)
3.9.2.1. Cargas.-

En este apartado se consideran las cargas relacionadas con método de disefio de la

resistencia

Las cargas que actuan generalmente sobre una estructura se clasifican como * cargas

muertas “y “ cargas vivas .

Las cargas muertas son fijas en cuanto a posicidn y poseen una magnitud constante

por toda la vida de la estructura.

Generalmente el “ peso propio “ de una estructura se considera fraccion mas

importante de la carga muerta. El peso propio puede calcularse con mucha
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aproximacion, basandose en las dimensiones de la estructura y el peso unitario del

material. Para el hormigén pretensado se estima una densidad de 2 400 Kg/m?.

Las cargas vivas son las que corresponden a la de los ocupantes, la nieve, el viento,
las cargas de trafico y otras que se mencionaran posteriormente, con mayor detalle.
Estas pueden estar total o parcialmente presentes, 0 no estar presentes en absoluto.
También pueden cambiar de posicion.

Las cargas vivas se especifican en cddigos y normativas vigentes. Algunas
referencias utilizadas son la American Association of State Highway and
Transportation Officials ( A.A.S.H.T.O. ), la American National Standards Institute

(A.N.S.I.), para las cargas de viento se siguen las recomendaciones del ( A.S.C.E.).

Las cargas vivas especificadas, en codigos y normativas, incluyen generalmente

cierta tolerancia por sobrecarga, y pueden incluir efectos dinamicos.

Las cargas vivas pueden ser controladas hasta cierto grado, en la practica, mediante el

uso de avisos de cargas maximas.

Es importante establecer una distincion entre la carga especificada y lo que se conoce
como ““ carga caracteristica “, es decir, la carga que realmente esta en efecto bajo

condiciones normales de servicio, la cual sera significativamente menor.

La “ carga de servicio “ resulta de la suma de la carga muerta calculada y la carga
viva especificada. Siendo esta, la carga maxima que puede esperarse razonablemente

que actle durante la vida de servicio de la estructura.

Al responder una viga presforzada, de forma eléstica y lineal, requiere que la viga
permanezca sin agrietarse y que tanto el acero como el concreto se esfuercen
solamente dentro de sus intervalos elasticos, este puede ser el caso hasta
aproximadamente el nivel de la carga de servicio, es decir, el peso propio real del
miembro mas las cargas superpuestas de las que pueda esperarse razonablemente que

puedan actuar durante la vida del miembro.
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La “ carga factorizada “ o carga de falla o carga tltima, es un multiplo de la carga
de servicio. Al aumentarse aln mas las cargas, ya sea el acero o el concreto, 0 ambos,
Ilegan a esforzarse dentro de su intervalo no lineal, suscitdndose la condicion de falla

incipiente por flexion, la viga se comporta practicamente como de concreto armado.
3.9.2.2. Resistencias y Seguridad Estructural.-

La seguridad requiere que la resistencia de una estructura sea adecuada para todas las
cargas que puedan actuar sobre ésta, o que consistiria en proporcionar resistencia en

exceso a la que fuera ser utilizada, segun las cargas establecidas.

Existen muchas fuentes de incertidumbre, tanto en la estimacién de las cargas como

en el andlisis, el disefio y en la construccion de un elemento

En la actualidad se considera que la seguridad estructural es de naturaleza

probabilistica, lo que se refleja en varias de las especificaciones de disefio.

El Cédigo A.C.I. considera por separado a las cargas y a la resistencia.

(13

Se aplican “ factores de carga “, mayores que la unidad, a las cargas muertas
calculadas y a las cargas de servicio estimadas o especificadas, para obtener las
“ cargas factorizadas *“ que el miembro debe ser capaz de soportar en el momento de
la falla incipiente. Los factores de carga relativos a los diferentes tipos de carga
varian, dependiendo del grado de incertidumbre de las mismas, y de la probabilidad

de ocurrencia simultanea de las diferentes cargas.

En la siguiente tabla se presenta un resumen de los factores de carga del Cédigo
AC.l:

Tabla 3.13.
Factores de Carga del Codigo (A.C.1.)

Factores de Carga del Codigo A.C.1.

1. La resistencia requerida ( U ) para resistir la carga muerta ( D ) y la carga
viva (L), serd por lo menos igual a:
U =14*D+1,7*L [1]

2. Si la resistencia a los efectos estructurales de una carga de viento
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especificada ( W) esta incluida en el disefio, se investigaran las siguientes
combinacionesde (D), (L) y (W) para determinar la resistencia maxima
que se requiere:

U =0,75*( 1,4*D+1,7*L+1,7*W ) [2]
en la cual, las combinaciones de las cargas incluirdn tanto el valor completo
como el valor cero de ( L ) para determinar la condicion mas severa, y:

U =0,9*D+1,3*W [3]

pero para cualquier combinaciénde (D), (L) y (W), la resistencia
requerida ( U ) no serd menor que la dada por la ecuacion (1)

3. Si la resistencia a ciertas cargas de sismo especificadas o de fuerza (E )
estan incluidas en el disefio, se aplicaran las combinaciones de carga del punto
2, excepto que debera sustituirse (1,1*E ) por (W)

4. Si esté incluida en el disefio la resistencia a la presion lateral del terreno

(H), la resistencia requerida ( U ) debe ser por lo menos igual a:
U=14*D+1,7*L+1,7*H [4]

yendonde (D) 6 (L) reduce el efecto de ( H), deberan investigarse las

siguientes combinaciones de (D ), (L) y ( H) para determinar la resistencia

méaxima ( U ) que se requiere:

(D) enoposiciona (H): U=0,9*D+1,7*L+1,7*H [5]
(L) enposiciéna (H): U=14*D+1,7*H [6]
(D) y(L)enoposiciéna (H): U=09*D+1,7*H [7]

5. Si esté incluida en el disefio la resistencia a la presion lateral de un liquido
(F), se aplicara la combinacidn de carga del punto 4, excepto que debera
sustituirse ( 1,4*F ) por ( 1,7*H ). La presion vertical del liquido se
considerara como una carga muerta ( D ), con debida consideraciéon a la
variacion en la profundidad del liquido.

6. Si esta incluida en el disefio la resistencia a los efectos de impacto, tales
efectos deberan incluirse con la carga viva (L ).

7. Cando los efectos estructurales ( T ) de asentamiento diferencial,
escurrimiento plastico, contraccion o cambios de temperatura puedan ser
significativos en el disefio, la resistencia requerida ( U ) debera ser por lo
menos igual a:

U =0,75*( 1,4*D+1,4*T+1,7*L ) [8]
pero la resistencia requerida ( U ) no debera ser menor que:
U=14*(D+T) [9]

Las estimaciones del asentamiento diferencial, el escurrimiento pléstico, la
contraccion o el cambio de temperatura deberan basarse en una evaluacién
realista de tales efectos como ocurren en el servicio
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Las siglas (D ), (L )y ( W), que serian los factores que inciden en el presente
disefio debido a su preponderancia, significan respectivamente; muerta ( death ), viva
(life ) y viento (wind ).

Ademas, en el presente trabajo se denoté con ( Mu ) en equivalencia con (U ), la

resistencia requerida por la estructura.

En lo que respecta a la resistencia, se indica que la “ resistencia requerida “, en el
caso de que se sobrecargara la estructura no debe exceder de un valor estimado

conservador de la ““ resistencia real ¢ de la estructura.

Para obtener ese valor estimado, se calcula la “ resistencia nominal ““ de la estructura
de acuerdo con el mejor conocimiento corriente del comportamiento estructural y de

la resistencia de los materiales.

Esa resistencia nominal se reduce aplicando un “ factor de reduccién de resistencia “

para obtener lo que se llama la “ resistencia de disefio *“; en consecuencia:
M,<@xM, ; P,<0xP, ; V,<0xV,

Donde los subindices ( n) estan asociados con las resistencias nominales a la flexion,
al empuje axial y al esfuerzo cortante, y los subindices ( u ) estan asociados con las

resistencias requeridas, determinadas bajo cargas factorizadas.

El valor de ( @ ) que debe aplicarse varia, dependiendo de diversos factores, inclusive
de la variacion probable de las resistencias de los materiales, la forma particular de

falla, la precision con la que puede predecirse, etc.

En la tabla siguiente se resumen los valores de los factores de reduccion de

resistencia ( @ ) especificados en el Codigo A.C.1., para las diversas circunstancias:
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Tabla 3.14.
Factores de Reduccion de Resistencia ( @ ). Codigo (A.C.1.)

Factores de Reduccion de Resistencia ( @ ). Cddigo ACI

Clase de Esfuerzo (0)
De deflexion, con o sin tensién axial 0,9
De tension axial 0,9
De compresidn axial, con o sin flexion:
Miembros con refuerzo en espiral. 0,75
Otros miembros reforzados 0,7

excepto que, para valores bajos de la carga axial, ( @ ) puede
ser incrementado de acuerdo con lo siguiente:
Para miembros en los que ( fy ) no excede de 60
Klb/pulg?, con refuerzo simétrico, y con ( h-d'-ds )/H
no menor que 0,7, y ( @ ) puede incrementarse linealmente
a 0,9 al disminuir (Pn) de (0,1*fc*Ag ) a cero.
Para otros miembros reforzados, ( @ ) puede incrementarse
hasta 0,9 al disminuir ( @*Pn) de ( 0,1*fc*ARr)
0 (@ *Pnb), la que sea mas pequefia, a cero.

Cortante y torsion 0,85
De apoyo sobre el concreto ( aplastamiento ) 0,7
De flexion en el concreto simple 0,65

Estas previsiones y las tomadas para los factores de carga se basan, en cierto grado,

en informacion estadistica, pero en mucho mayor grado en la experiencia.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag. 44 )
3.9.2.3. Comportamiento bajo Sobrecarga y Resistencia a la Flexion.-

En referencia a lo expuesto sobre los efectos del preesfuerzo, en parrafos anteriores,

era implicito que:

- La fuerza de preesfuerzo permanecia constante a medida que se aplicaba la

carga vertical.

- El concreto respondia elasticamente lineal.
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- 'Y que no se presentaba agrietamiento del concreto.

Esto requiere que tanto el concreto como el acero se esfuercen solamente dentro de
sus intervalos elasticos. Este puede ser el caso hasta aproximadamente hasta el nivel
de la “ carga de servicio “, es decir, el peso propio real del miembro mas las cargas
superpuestas de las que pueda esperarse razonablemente que puedan actuar durante la

vida del miembro.

Pero si las cargas sufrieran un incremento ulterior, los esfuerzos de tension resultantes
de la flexion rebasarian linealmente la resistencia a la tension del concreto, o sea su

maodulo de rotura, y se formarian grietas.

Estas no ocasionan la falla gracias a la presencia del acero de preesfuerzo, y las
cargas generalmente pueden aumentarse bastante mas alld de la carga de

agrietamiento, sin ocasionar inconvenientes al concreto presforzado.

Finalmente al aumentar alin mas las cargas, ya sea el acero o el concreto, 0 ambos
llegan a esforzarse dentro de su intervalo no lineal ( intervalos inelasticos ), en la

seccion fisurada.

En el esquema, se presenta la condicion de “ falla incipiente ““; en esta figura aparece
una viga que soporta una ““ carga factorizada * ( carga mayorada ), igual a un multiplo

de la carga de servicio esperada.

Figura 3.28.
Viga de Concreto Presforzado a la Carga Maxima de Flexion.

Viga con Carga Factorizada

Carga Mayorada
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La viga preesforzada estara sin duda en un estado de agrietamiento parcial; en la
gréafica aparece un posible patron de agrietamiento por flexion.

Al disefiar un miembro presforzado, puede seleccionarse la magnitud del factor de

carga para darle el grado deseado de seguridad.

En la condicién de sobrecarga, la viga estaria indudablemente en un estado de

agrietamiento parcial, esquematizado en la ultima grafica.

En la seccién de momento maximo, en la condicion de sobrecarga, sélo el concreto
solicitado a compresion se considera eficaz, al igual que el concreto armado
ordinario. El acero ( tenddn ) sujeto a tensidn trabaja con el concreto sometido a
compresion para formar un par de fuerzas internas, el cual resiste el momento que

origina la carga aplicada.

El momento externo generado por las cargas aplicadas lo resiste el par que forman las
fuerzas internas ( C*z = T*z ). El comportamiento en este estado es casi similar al de

una viga de concreto reforzado corriente sometida a una sobrecarga.

Figura 3.29.
Viga de Concreto Presforzado a la Carga Maxima de Flexion.

Equilibrio de Fuerzas en Media Viga

Carga Mayorada
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Donde ( C ) es la resultante compresiva de la distribucion de esfuerzos
esquematizada, (T ) es la fuerza de tensidn que obra en el acero, y la distancia entre

las dos es ( z ), el brazo de palanca. De donde resulta el “ momento resiste ultimo o de
falla “.

M=Txz=Cx*xz
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Se reconocera que, en la etapa de carga Ultima, cuando la viga esta en el punto de
falla incipiente por flexion, se comporta practicamente como una viga ordinaria de

concreto armado.

La diferencia principal consiste en que el acero de resistencia muy alta utilizado, debe
predeformarse antes de aplicar las cargas a las vigas; si se usase sin ser presforzado
(y predeformado ) a la tension, se tendria una deformacién inaceptable grande en la

viga y se agrietaria el concreto.
Como conclusién de los tres puntos analizados, se define que:

- No se puede llegar a conclusiones relativas a la resistencia de las vigas
presforzadas mediante el estudio de los esfuerzos elasticos.

- La prediccion de la resistencia requiere del desarrollo de ecuaciones que
contemplen tanto el agrietamiento como las caracteristicas no lineales de los

materiales ( intervalo inelastico ).

- El andlisis de esfuerzos es necesario para estimar la magnitud del
agrietamiento. Y mediante un analisis de la carga equivalente es una manera

adecuada para estudiar las deflexiones.

- El andlisis de la resistencia es esencial para evaluar la seguridad contra el
colapso, pero no refiere nada sobre el agrietamiento o las deflexiones de la viga

en condiciones de servicio.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 22 )
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 635 )
3.10. Predimensionamiento de la Viga.-

El dimensionamiento de una viga simple de concreto presforzado esta controlado por

dos secciones criticas: el momento maximo y las secciones extremas.

Después de disefiar estas secciones se pueden determinar las intermedias por

inspeccion, pero deberan investigarse separadamente cuando sea necesario.
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La seccion del momento méaximo estd controlada por dos etapas de carga; la “ etapa
inicial en la transferencia “ con un momento minimo que actiia en la viga y la “ etapa

de carga de trabajo ““ con un momento méaximo de disefo.

Las secciones de los extremos estdn controladas por el area requerida para la
resistencia al esfuerzo cortante, las placas de apoyo, espaciamientos de los anclajes, y

espacio para los gatos.

Todas las secciones intermedias se disefian por uno o0 mas de los requisitos anteriores,

dependiendo de sus distancias respectivas de las secciones de control anteriores.

Una disposicion comun para los miembros postensados es el emplear alguna forma
tal como la | o la T para la seccion del momento mé&ximo y redondearla hasta una

forma rectangular simple cerca de los extremos.

Para los miembros pretensados, producidos en un proceso en linea, se emplea una |

uniforme, T, doble T o con nucleo, para facilitar la produccion.

El dimensionamiento de una viga se puede ajustar variando tanto el concreto como el

acero. La seccion del concreto se puede variar en su altura, ancho y forma.

El acero se puede variar ocasionalmente en su area, pero la mayoria de las veces en su

posicion relativa con el eje centroidal del concreto.

Ajustando estas variables son posibles varias combinaciones para satisfacer
diferentes condiciones de carga. Esto es muy diferente del disefio de las vigas de
concreto reforzado donde se proyecta usualmente una seccion rectangular o una
seccién uniforme en T y la posicion del acero siempre estara tan cerca de las fibras

inferiores como sea posible.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin; pag. 297 )

En la practica, la profundidad de la viga se puede seleccionar primero, basandose en
la deseada relacién de claro a peralte ( L/h ), o en los requerimientos de alturas de

entrepisos y galibos.
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La relacion de claro a peralte total para vigas de un solo claro tipicas, varian desde 16
a 22, dependiendo de las condiciones de carga y del criterio de disefio.

Para tableros ligeramente cargados en doble T, como es el caso analizado en este

trabajo, o para tableros de cubierta, ( L/h ) puede ser tan alto como 30 hasta 40.

Para tableros de corazdn hueco la relacion ( L/h ) puede incluso sobrepasar el valor de

40 y aun tenerse un buen desempefio.

En todos los casos, la continuidad hara posibles méas grandes relaciones de claro a

peralte.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag 163 )

Segun el texto de referencia, se propone como datos para el predimensionamiento en
vigas pretensadas por adherencia luces de 8 a 25 metros. Y para luces entre 20 metros

y 45 metros, se recomiendan vigas postesadas.
( Ref. ““ Puentes “; H. Belmonte; pag. 124 )

Segun recomendaciones bibliogréfica del Ing. Subieta O., para vigas de seccién doble
T; son alturas econdmicas (L/h ) de (L /18 ) a (L/22), inicialmente propicias para

el disefio.

El espesor del ala de 1/6 a 1/8 aproximadamente, de la altura de la viga.
El espesor del alma ser& de mayor o igual a 12,5 cm.

Recubrimiento minimo de 6 cm

Eficiencia de la seccion mayor o igual a 0,4, menores a este valor significan secciones

muy pesadas.
( Ref. “ Hormigon Prestensado “; A. Subieta Otélora; pag. 64 )

Se recomienda para el disefio de pasarelas peatonales de seccion doble T, y en

general, adoptar un ancho de almas de 0,15 m como ancho minimo recomendable.

( Ref. Ing. G. Gandarillas).
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Segun lo referido, y considerando el rango de valores limite sugeridos por la
bibliografia consultada, es posible obtener un valor aproximado del peralte total de la
seccién ( h ), requerido para tener una aproximacion , y asi, contar con un punto de

referencia para iniciar el disefio:

L L 40m 22
ey == —=
18 18 ™
L L 40m {
ey = —= —=
20 40 m

A partir de este rango, y otros datos, en lo que respecta al predimensionamiento de la

seccion, se realizarén los tanteos respectivos para optimizar la seccion.
3.10.1. Determinacion de la Longitud de los Patines ( Alas ) de la Seccién.-

En algunos casos es deseable un patin ancho para proporcionar la superficie util, tal

es el caso de los tableros de los puentes o los pisos de los edificios.

Considerando la resistencia ultima a la flexion de un miembro, a menudo es deseable
proporcionar un patin superior espacioso en forma tal que, en caso de que la viga se
sobrecargue, los esfuerzos en el concreto permanezcan bajos, y quede asegurada una
falla ductil a través de la fluencia del acero en tension. En tales casos, el esfuerzo de
compresion en la cara superior de la viga bajo la totalidad de la carga de servicio

estara muy por debajo del valor permitido.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 164 )
3.10.1.1. Ancho y Espesor Efectivo del Patin.-

Si el patin (‘ala’) en compresion de una viga de concreto presforzado es sélo un poco
mas ancho que el espesor del alma, se puede considerar efectivo todo el patin para
resistir la fuerza de compresion. Sin embargo, para patines muy anchos el esfuerzo de
compresion en el patin no es uniforme, sino que disminuye con la distancia lateral
desde el alma. Esto se debe a que la deformacién por cortante del patin, libera de

algun esfuerzo de compresion a los elementos mas alejados.
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Mientras que la compresion longitudinal real varia por este efecto, resulta
conveniente en el disefio usar un ancho efectivo del patin que puede ser menor que el

ancho real del patin, pero que se considera uniformemente esforzado.

Se ha encontrado que este ancho efectivo depende primeramente del claro de la viga

y del espesor relativo de la losa.

Las recomendaciones para el ancho efectivo del patin, que aparece en el Codigo
(A.C.1.), son:

1. Para vigas T simétricas, el ancho efectivo ( b ) no debe ser mayor que un

cuarto de la longitud del claro de la viga. Entonces (b <L/4)

El ancho sobresaliente ( ( b-bw )/2 ) de cada lado del alma de la viga no

debera ser mayor que 8 veces el espesor de la losa, 0 sea, ( ( b-bw )/2 < 8*hf).
Ni que la mitad de la distancia libre a la siguiente viga.

2. Para vigas aisladas en las cuales la forma T se usa solamente con el fin de
proporcionar area adicional a la compresién, el espesor del patin no debera ser

menor que la mitad del espesor del alma, entonces (hf > (bw/2)).
Y el ancho total del patin no debe ser mayor que 4 veces el espesor del alma.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag. 104 )

Se adopto un ancho de plataforma para la pasarela de 2,5 m, y se requiere igualar
momentos negativos y positivos en el tablero para obtener un equilibrio estructural en
la misma. Cabe considerar que se trata una seccion doble T, para esquematizar la

estructura:



Figura 3.30.

Esquema para la Determinacion de la Longitud de los Patines

1 KEgfm

1,25m 1,25 m

2.5m

Realizando el analisis respectivo, en un proceso iterativo:

Rg (1,4) + (1%0,55) * (0,55/2) — (1 %1,95) * (1,95/2) = 0
- RB = 1,25 Kg

— Rz (1,4) + (1%0,55) % (0,55/2) — (1%1,95) *(1,95/2) =0
= R,=125Kg

Om<x<055m
= IM,=0;0 +
= M, +(1x*x)*(x/2)=0

= Six=0m= M,=0

= Si x=055m = M, =-0,151Kg.m = Mméxnegativo

055m<x<195m
= XM,=0; 0 +
= M,+(1=*x)*(x/2)—125*(x—0,55)=0

117
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= Si x=055m = M, =-0,151Kg.m
= Si x=125m = M, =0,094Kg.m =~ Mpsx positivo

Proporcionando valores de ( x ), en unidades de longitud, se procede a un proceso
iterativo para igualar los momentos positivos a los negativos y asi obtener un

equilibrio estructural en el patin superior.

(x) Longitud de

M max negativo [

M max positivo [

patines [ m ] Kg.m] Kg.m]
0,55 -0,1512 0,0938
0,5 - 0,125 0,1562
0,51 -0,13 0,1438
0,52 -0,1352 0,1312
0,5177 -0,134 0,1341

Por lo tanto se tendréa una longitud aproximada de patines ( alas ) de 0,52 m. Como se

esquematiza en la subsiguiente grafica.

Figura 3.31.

Esquema de la Seccién Transversal de la Viga Doble T. ( Patines )

2.51m
| |

|D,1m|--|--|l],1m D,lm}aHn,lml
| ]

A
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Con el valor estimado del peralte total de la seccion y con la determinacién de los
valores de las longitudes de los patines, y demas consideraciones anteriormente
mencionadas, para el predimensionamiento de la seccién, se procede a obtener una
primera opcion tentativa de la seccion transversal. Cuyas dimensiones variaran

conforme se desarrollen los procesos analiticos de disefio.
3.10.2. Propiedades geometricas de la seccion transversal de la viga.-

Al calcular las propiedades de las secciones ( Ac ), ( Ic ), etc., resulta relevante
considerar que, en la construccion postensada, los tendones por lo general se inyectan
con lechada en los conductos, después del tensionamiento. Antes de la inyeccion de
la lechada, los esfuerzos deben calcularse con base en la “ seccidn neta ““ de concreto,
es decir, el area bruta menos el area ocupada por el acero. O sea, descontando los

huecos.

Después de la inyeccion con lechada, debe utilizarse la “ seccion transformada “,
teniendo en cuenta los huecos rellenos con concreto y reemplazando el acero con un

area equivalente de concreto.

Sin embargo, es satisfactorio, a menos que los huecos sean demasiado grandes,

calcular las propiedades de la seccion con base en la * seccion bruta “ de concreto.

En forma similar, aunque en vigas pretensadas deben utilizarse las propiedades de la
seccion transformada, se obtiene poca diferencia si los calculos se basan en las

propiedades de la seccion bruta de concreto.

El Codigo A.C.1. 18.2.6 enfatiza “ si el efecto del area del ducto abierto se considera
insignificante en el disefio, las propiedades de la seccion pueden basarse en el area
total ( bruta ). En elementos pretensados y postesados, después de la inyeccion de la
lechada, las propiedades de la seccién pueden basarse en las secciones brutas, las
netas o las efectivas utilizando las areas transformadas de los tendones adheridos y

del refuerzo no presforzado “.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 648 )
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Al tratarse, el presforzado del concreto, como una técnica en la cual la seccion trabaja
como material homogéneo, las propiedades geométricas deberdn ser evaluadas sin

despreciar ninguna parte de la seccion.

Para la fase de tesado, como sucede en el postesado, se debe verificar la seccion
descontando los huecos de las vainas, pero como luego se rellena con lechada de
cemento para el resto de los célculos se verifica con la seccion llena. Inclusive, se

puede verificar homogeneizando la seccidn con el acero que llena las vainas.
( Ref. ““ Puentes ““; H. Belmonte; pag. 126 )

En el calculo de las propiedades geométricas de la seccion, se pueden hacer las

siguientes consideraciones:
- En elementos pretesados, se emplea el area neta.

- En elementos postensados, se pueden emplear el area neta 6 el area

transformada.
( Ref. Texto del Ing. E. Alvarez; pag 16 )

Como se describid, en la construccidn postensada. Antes de que se aplique el mortero
en los tendones, los esfuerzos en el concreto deben calcularse usando la seccion neta,
deduciendo los agujeros. Después de la inyeccion de mortero, deberd emplearse la
seccion transformada ( At ). Pueden considerarse los agujeros llenos de concreto y
reemplazarse al acero con su area transformada ( At ) equivalente de concreto igual a:

At =(n—1) * Ay
Donde:

n = Relacion modular.

|
©»

Es = Mddulo de elasticidad del acero de presfuerzo

Ec = Maddulo de elasticidad del concreto
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Aps = Area del area de presfuerzo

En muchos casos practicos, la deduccion de los agujeros es pequefia y podra usarse la
seccidn total de concreto ( seccion bruta ) en los calculos. Este casi siempre sera el

caso cuando se usen tendones envueltos sin ductos para eliminar la adherencia.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzados ““; A. Nilson; pag. 86 )

Sea ( Ac’ ) el area neta de concreto, es decir, el area bruta ( Ag ) menos el area
ocupada por el acero ( As ). Y para obtener una definicion, ( P ) es una carga axial,

entonces:
P=fcxAc' + fs*As = fc* Ac' + (n * fc) x As
P = fcx* (Ac' + nx Ac)
Donde ( fc ) se define como el esfuerzo de concreto y ( fs ), el del acero. Por lo tanto,
el termino ( Ac’+ n*Ac’ ) se interpreta como el area de una seccion transversal
ficticia de concreto llamada “ area transformada “, que si se somete al esfuerzo

particular del concreto ( fc ) permite obtener la misma carga axial ( P ) que para el

caso de la seccion real compuesta de acero y concreto.
Entonces, el area transformada de concreto seré:
At = Ac +n* As

Esta area transformada de concreto consiste en el area real de concreto mas ( n)
veces el area de acero. El termino ( n*As ) representa el area adicional de concreto
ficticio.

Alternativamente, se podria pensar que el area de acero ha sido reemplazada por
concreto, en cuyo caso se requiere adicionar sélo ( ( n-1 )*As ) al area bruta de de
concreto ( Ag ), con el fin de transformar en forma completa la misma area. De esta

manera, como alternativa:
At =Ag+ (n—1)*As

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 21)



122

3.10.3. Nucleo Central de la Seccién Transversal.-

Resulta util establecer la ubicacion del “ nucleo de la seccion “, es decir, los puntos
limites superior e inferior del nucleo de una seccion transversal. Estos se definen
como los puntos limites de la zona dentro de lo cual puede aplicarse la fuerza de

presfuerzo, sin producir tensién en ninguna parte de la seccién transversal.

Su localizacién se obtiene planteando la expresion para el esfuerzo en la fibra de
tension, causado por una fuerza de presfuerzo excéntrica que actua sola e igualando a

cero esta expresion para encontrar la excentricidad requerida.

Para localizar la distancia del punto limite superior ( ki ) desde el eje neutro,
supdngase que la resultante de la fuerza de presfuerzo ( P ), que equivaldria a ( Pi ),

actla en ese punto. Entonces , el esfuerzo en la fibra inferior es:

Pi Pixe=xvy; P Pxexy;

g =--—-——— = — — —
¢ Ac  Ac+*1? Ac Ac+*1r?
Igualando a cero:
P Pxexy e *y,
- =0 =S 1+ =0
Ac  Ac*r? T2

Se obtiene la excentricidad correspondiente:

El signo menos indica que la dimension limite se mide hacia arriba del centroide del

concreto. Asi mismo, la distancia ( ki ) hasta el punto limite inferior es:

En casos practicos, a menudo no es necesario elaborar el diagrama de la zona
centroidal. Al colocar el centroide del acero de presfuerzo en su ubicacion conocida,
en el centro de la luz y en o cerca del centroide del concreto en los apoyos y con una
forma aproximadamente paraboélica entre estos puntos de control, se asegura el

cumplimiento de los requisitos de esfuerzos limites.



123

Siendo de gran ayuda en vigas prismaticas, con vigas en las cuales se emplea un eje

centroidal curvo del concreto, 6 con vigas continuas.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 648 )

Figura 3.32.

Distribucion de Esfuerzos para Fuerzas Pretensoras aplicadas en los Limites del
Nucleo de la Seccién

Centroide k;
del S
Concreto K

Seccién Limite inferior Limite superior

transversal del niicleo del nicleo

Si el elemento se sujeta solamente a la fuerza pretensora inicial ( Pi ), se demostrd
que la resultante de compresion actda en el centroide del acero. Entonces, no produce
tensiones en la seccién transversal, y estd actuando dentro del ndcleo de la seccion
transversal. En los casos limites se obtendra una distribucion triangular de esfuerzos,
de la aplicacion de la fuerza pretensora, con un esfuerzo cero en el concreto, ya sea en

la parte inferior o superior del miembro.

Las dimensiones limite del ndcleo central de la seccion se pueden hallar a partir de las
ecuaciones en un estado inicial de presfuerzo, donde se superponen los efectos axial y
de flexion con respecto a los esfuerzos en la superficie superior del miembro de

concreto ( o5 ),y de la superficie inferior ( o; ) del mismo:

P; Pixexyg P; P;xexy;
gp=—H4t P g o L TN

AC IC AC IC

Para hallar la dimension ( ki ), inferior del nacleo central, el esfuerzo en el concreto
en la superficie superior debera hacerse cero. Desarrollandose el proceso expuesto

anteriormente, obteniéndose los valores de (ks) y (ki).

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag. 87 )
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Figura 3.33.

Zona Limite Tipica para el Centroide del Acero de Presfuerzo

- . Zona limite para el
Limite superior

centroide del acero
Centroide del / \
concreitqi B o i
T —
2 -

Limite inferior

El diagrama de la zona centroidal del acero de presfuerzo, se esquematiza en el

diagrama anterior.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 668 )
3.10.4. Eficiencia a la Flexion.-

Una vez que el peralte de una viga ha sido escogido, es deseable tener una medida de
la relativa eficiencia a la flexion ( o) de las secciones transversales comparadas. En
términos generales, la relacion del mddulo de seccién al area de concreto, ( S/Ac ),

servird como tal medida.

Para el caso general de secciones transversales asimétricas, se podria desear
maximizar simultaneamente las relaciones ( Ss/Ac )y ( Si/Ac). Como (Ss = I1/ys)y
( Si = It/yi ) estas relaciones pueden escribirse como sigue:

Ss I, r?

Ac  Acxy, vy

Si I, r?

Ac  Acxy; y;
Asi, para valores dados de (ys) y (Vi ), la seccion transversal mas eficiente es aquella
que tiene el mas grande radio de giro (= V( Ic/Ac) ), esto es, aquella seccién en la

cual el area de concreto ( Ac ) se encuentra concentrada lo méas posible hacia los

extremos superior e inferior del miembro.

Los miembros del lado derecho de las ecuaciones, se reconoceran como las

dimensiones superior e inferior del nucleo de la seccion, respectivamente.
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Resulta conveniente expresar las distancias representadas por las ecuaciones
anteriores de una manera adimensional, en funcion de las distancias (ys) y (i) a las

caras superior e inferior del miembro. Con:

r
kg =—
i
rZ
ki =
Vs
Estas relaciones son:
kg r?
Vs Vs *Yi
ki T'z
Vi Ys*Di
En consecuencia la expresion simple seré:
r? (Ic/Ac)

Ys * Vi Ys *Yi
Puede usarse como una base conveniente para la estimacion de la eficiencia a la

flexion de varias secciones transversales con un peralte dado.

El factor de eficiencia ( p ) puede también expresarse en términos geométricos.

Tomando nota que ( h = ys+y; ), se obtiene:

_ ( r? > (ys‘l'Yi)
p = *
Vs * Vi h

_(ks+ki>
P=\"h

Lo cual indica que el factor ( p) no es otra cosa que la relacion de la profundidad del

nucleo al peralte total de la seccion.

Logicamente aquellas secciones con forma de 1 y T con almas y patines relativamente

delgados presentaran factores ( p ) mas altos que el de las secciones con partes méas
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gruesas. Sin embargo, consideraciones practicas determinan un limite superior al

grado de esheltez que puede obtenerse.

El conjunto de dimensiones de una viga deben de escogerse considerando la
posibilidad del pandeo lateral del miembro cargado, si es que éste no se encuentra
sujeto contra el movimiento lateral por las construcciones vecinas. Este caso se

presenta particularmente durante el manejo de miembros precolados.

Los patines delgados en compresién siempre presentan el peligro del pandeo lateral

local cuando son cargados.

Los patines delgados son vulnerables a romperse durante las operaciones de ereccion
de los elementos precolados.

El espesor minimo del alma se determina frecuentemente por los espacios minimos
requeridos por los tendones del presfuerzo, el refuerzo auxiliar y por los requisitos de
recubrimiento para el acero exterior. Aunque espesores de alma de 0,127 m. (5 pulg )
0 menos pueden ser satisfactorios para soportar esfuerzos de corte con cantidades
razonables de refuerzo en el alma, almas tan delgadas a menudo son dificiles de cola

sin riesgo de producir vacios o aire entrampado.
Normalmente un ancho del alma 0,152 m. ( 6 pulg ) debe ser considerado como el
minimo practico.

En general, las vigas | bien disefiadas tienen un factor de eficiencia a la flexion ( p)
cercano a 0,5. Los factores ( p ) menores a mas o menos 0,45 indican una seccion
muy pesada en tanto que los valores mayores a 0,55 indican secciones excesivamente

esbeltas siendo cuestionable su ejecucion en la practica.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag 163 )



CAPITULO IV
DISENO DE LA PASARELA PEATONAL
METODO DE LAS CARGAS DE TRABAJO O
DE LAS TENSIONES ADMISIBLES



4.1. Analisis Elastico a Flexion.-
4.1.1. Estados de Carga.-

Tanto el andlisis como el disefio del concreto presforzado pueden necesitar la

consideracién de varios estados de carga, tales como:
1°. Presfuerzo inicial, inmediatamente después de la transferencia, cuando s6lo
( Pi) actla en el concreto.
2°. Presfuerzo inicial mas peso propio del miembro.
3°. Presfuerzo inicial més la totalidad de la carga muerta.

40, Presfuerzo efectivo ( Pe ), después de ocurridas las pérdidas mas las cargas
de servicio consistentes en la totalidad de la carga muerta mas las cargas vivas

esperadas.

50, Carga ultima, cuando se incrementan las cargas esperadas de servicio

mediante factores de carga, y el miembro se encuentra al inicio de la falla.

En el nivel de cargas de servicio o por debajo de él, tanto los esfuerzos en el concreto
como los actuantes en el acero estdn por lo general dentro del rango elastico. Sin
embargo, si el miembro llega a sobrecargarse, es posible que uno o los dos materiales
puedan ser esforzados dentro del rango inelastico, en cuyo caso, las predicciones de la
resistencia Ultima deberan basarse en las relaciones reales no lineales de esfuerzo-

deformacidn unitaria. En este caso, se disefia en base a la resistencia.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 79 )
Las estructuras de H°P? pasan por dos etapas de carga principales.

La primera, ( T =0 ) tiempo cero, es la etapa inicial o de transmisién del pretensado,
y solo actuan el pretensado inicial ( Pi ), el peso propio y otras cargas permanentes.

Esta proporciona las maximas compresiones en la zona traccionada precomprimida.

La segunda etapa ( T = oo ) es la etapa final o de servicio y es cuando, ademas de las

cargas muertas de la etapa inicial, actian las cargas de servicio y la fuerza de



pretensado se ha reducido por las denominadas “ pérdidas diferidas “, la contraccion
o retraccion del concreto por fraguado, la relajacion o fluencia del concreto, la

relajacion del acero y el acortamiento elastico del concreto.
( Ref. “ Hormigon Pretensado “, A. Subieta; pag. 18)

El disefio de estructuras de concreto puede basarse bien sea en suministrar rigidez
suficiente, que se utilizaria solo si las cargas esperadas aumentaran con un coeficiente
de sobrecarga ( Disefio a la Resistencia o Disefio para los Estados Limites Ultimos ).
O manteniendo los esfuerzos del material dentro de esfuerzos limites admisibles
cuando actlan las cargas reales de servicio ( Disefio Elastico o Disefio para Cargas de
Servicio ).

En el concreto reforzado, por lo general, se utiliza el disefio a la resistencia 0 disefio
para los estados limites Gltimos. Los elementos se dimensionan con base en los
requisitos de resistencia y luego se verifican para un comportamiento satisfactorio
ante las cargas de servicio, principalmente con respecto a las deflexiones y al

agrietamiento. Entonces, el disefio se modifica si es necesario.

Para el concreto presforzado, segun el disefio elastico o disefio para cargas de
servicio, consiste en dimensionar los elementos de manera que los esfuerzos en el
concreto y en el acero con las cargas reales de servicio estén dentro de los limites

permitidos.

La logica se correlaciona con un objetivo importante del presfuerzo, el de mejorar el
comportamiento de la estructura con las cargas de servicio. Mas adn, los requisitos
para cargas de servicio controlan a menudo la cantidad de fuerza de presfuerzo que se

utiliza.

El disefio basado en las cargas de servicio puede llevarse a cabo, por lo general,
suponiendo un comportamiento elastico, tanto del concreto como del acero, puesto

que los esfuerzos son relativamente bajos en los dos materiales.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 644 )



Figura 4.1.
Fuerzas que Actldan en una Viga Presforzada.

Perfil de la Viga y su Seccion Transversal

Centroide del concreto

Centroide del acero

(a)

La figura (a), ilustra una viga presforzada no agrietada, de una sola luz, simplemente

apoyada y con tendones curvos, comun de muchos elementos postensados.

El acero se representa por su eje centroidal, bien sea que esté constituido por un solo

tenddn o por varios.

La figura ( b ) muestra las fuerzas resultantes que actdan en el concreto después del

tensado del acero.

Figura 4.2.
Fuerzas que Actlan en una Viga Presforzada.

Fuerzas que Acttian en el Concreto

F ! fs P
S TTTITIAE WN
(b) f (c)

La fuerza ( F ) actia en el concreto en los anclajes de los tendones cerca de los
extremos del miembro. La fuerza ( P ) en el centro del claro es la resultante de todos
los esfuerzos normales de compresion en el concreto que actla en dicha seccion.
Estos esfuerzos normales varian de un valor ( fs) en la superficie superior a ( fi ) en

la superficie inferior.



Las fuerzas ( N ) se ejercen sobre el concreto por el tendon debido a su curvatura y la
distribucion exacta de estas fuerzas dependen de la configuracion particular que se

use para el tendon.

Las tres fuerzas (F ), (N )y ( P) forman un sistema autoequilibrado, tal como se
ilustra en el poligono cerrado de fuerzas de la grafica ( ¢ ). Notese que cuando
Unicamente actuan las fuerzas del presfuerzo en una viga estaticamente determinada,

las reacciones externas en la viga son cero.
La figura ( d ) muestra una forma alternativa de representar a las fuerzas de la figura
(b).

Figura 4.3.

Fuerzas que Actlan en una Viga Presforzada.

Fuerzas de Anclaje y Curvatura reemplazadas por la Resultante

|
;:‘_‘____ | P (FHN)=T

Entonces resulta que las fuerzas ( F) y ( N ) se reemplazan por su suma vectorial

( T). La compresion resultante ( P ) actia como antes.

Resultando que (P ) y ( T ) son fuerzas iguales y opuestas que acttan en el mismo

punto de la seccidn transversal.

Por lo tanto, puede concluirse que para una viga estaticamente determinada, la
consecuencia del presfuerzo es una fuerza resultante de compresion que actua en el

centroide del acero en cualquier seccion.

La direccion de la resultante de compresion es siempre tangente a la configuracion

del tenddn en cualquier seccion.



En la figura ( e ), se permite que actle una fuerza uniformemente distribuida de
intensidad ( w ), existiendo una fuerza de reaccién asociada ( R = w*1/2 ) en cada

apoyo.

Figura 4.4.
Fuerzas que Actuan en una Viga Presforzada.

Viga con Cargas Transversales

*“*““” P=C fs ( Compresién )

E}, ........ = ...

f =(w*L)/2 (e)

A medida que la fuerza ( w ) es aplicada gradualmente, la magnitud de la fuerza
pretensora permanece esencialmente constante, y ( T ) la fuerza de tracciéon del

tendon mantiene tanto su magnitud como su posicion.

Sin embargo, a medida que se superponen los esfuerzos de flexion debido a las cargas
aplicadas ( w ), a los esfuerzos axiales y de flexién debido al presfuerzo ( F ), la
compresion resultante (P = C ) se mueve hacia arriba.

Entonces, se genera un par interno resistente, con fuerzas iguales (P )y ( T ) y un

brazo ( z ). Este par equilibra exactamente al momento exterior.

Una importante diferencia, se aprecia de lo expuesto, en el concreto reforzado, es que
el brazo del par interno permanece basicamente constante a medida que la carga se
incrementa, y el incremento en el momento viene acompafiado por un incremento casi

proporcional de las fuerzas internas.

Para las vigas presforzadas las fuerzas permanecen esencialmente constantes a
medida que se incrementa la carga, y el incremento en el momento viene acompafado

por un incremento del brazo del par interno.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 81 )



4.2. Esfuerzos Elasticos ( Comportamiento en el Rango Eléstico ).-

Siempre que la viga permanezca sin agrietarse, y que tanto el concreto como el acero
sean esforzados dentro de los rangos elasticos, los esfuerzos en el concreto pueden
hallarse usando conocidas ecuaciones de la mecanica, basadas en el comportamiento
elastico. En la practica, estas condiciones se cumplen a menudo hasta el nivel de las

cargas de servicio.

De acuerdo al Cddigo ( A.C.1.), los esfuerzos se pueden hallar usando los métodos
elasticos lineales, aun cuando la tension nominal sea ligeramente mayor que el valor
probable del médulo de ruptura. EI razonamiento para esto es que debe proveerse
una cierta cantidad de refuerzo bien sea presforzado o no en la zona de tension. Esto
sirve para controlar tanto las grietas como la deflexion, y permite al miembro

responder esencialmente como si no tuviera grietas.

Si el miembro se sujeta Unicamente a la fuerza pretensora inicial ( Pi ), la resultante

de compresion actla en el centroide del acero.

Los esfuerzos en el concreto, en la superficie superior ( fs) y en la cara inferior ( fi ),
pueden hallarse mediante la superposicion de los efectos axial y de flexion, se da en

la figura (a):

Figura 4.5.
Esfuerzos Elasticos en una Viga Presforzada sin Agrietar.

Efecto del Presfuerzo Inicial ( Pi)

Centroide del -
concreto . (Pi*e)* _Pi (Pl*e)*YS
Pi Pi*e)*yg Ac +——lc

§ (ltcracc ) ‘ (tracc)




Donde:
e = Excentricidad del tenddn.
Ac = Area de la seccion transversal del concreto.
Ic = Momento de inercia de la seccion transversal del concreto.

Casi nunca el presfuerzo inicial ( Pi) actua sélo. En la mayoria de los casos practicos,
con el tenddn debajo del centroide del concreto, la viga se deflexionard hacia arriba
debido al momento de flexion causado por el presfuerzo ( Pi ). Entonces éste efecto
se soportara por las cimbras, en el caso estudiado, o por las camas de colado sobre

todo en los extremos.

Y entonces la carga muerta de la viga misma, causara momentos ( Mpp ) que se
superpondran inmediatamente. Consecuentemente, en el estado inicial de carga,
inmediatamente después de la transferencia de la fuerza pretensora, los esfuerzos en

el concreto en las superficies superior e inferior, seran como se observan en la grafica
(b):
Figura 4.6.
Esfuerzos Elasticos en una Viga Presforzada sin Agrietar.

Efecto del Presfuerzo Inicial més el Peso Propio de la Viga

Centroide del

concreto .
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% .
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(b)

Donde ( Mpp ) es el momento flector debido al peso propio del miembro, también

entendido como momento minimo ( Mmin ), para efectos de calculo.



La distribucién del esfuerzo para este estado de carga se denota en la anterior gréfica.

Las cargas vivas aplicadas son generalmente superpuestas, lo suficientemente

después como para que hayan ocurrido la mayor parte de las pérdidas del presfuerzo.

En consecuencia, el siguiente estado de carga es el de la totalidad de las cargas de
servicio, cuando actla la fuerza pretensora efectiva ( Pe ), con los momentos debidos
al peso propio ( Mpp ), a la carga muerta superpuesta ( Mcm ) y a la carga viva

( Mcv ). Los esfuerzos resultantes son como los que se muestran en el esquema:

Figura 4.7.
Esfuerzos Elasticos en una Viga Presforzada sin Agrietar.

Efectos del Presfuerzo Final ( Pe ) més la Carga de Servicio Total

Pe N Pe*e*y;, Mpp*ys (Mcm+Mev )*yy  Pe Pe*e’yg Mpp*ys (Mem+Mev )*y
Ac Ic ~ Ic Ic Ac’ ¢ Ic Ic
(trace) = (comp)

(tracc) Z (tracc)

+( Mcm+Mcv )*y;  Pe Pe*e*yi+-Mpp*yi (Mcm+Mcv )*y;
Ic Ac Ic Ie Ic

(c)

- 2\ (comp )
o Ferory, Monty
Ac Ic Ic

Resultando un momento total ( Mt ) 0 momento maximo ( Mmax ), de la suma de

(Mpp), (Mcm )y (Mcv ).

En la figura anterior se muestran los esfuerzos debido a las cargas de servicio.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag. 84 )
4.3. Disefio por Flexion basado en los Esfuerzos Permisibles.-

Generalmente en la préctica, las dimensiones del concreto y la fuerza pretensora para
las vigas se escogen en forma tal de no exceder los limites de esfuerzos especificados
a medida en que la viga pasa del estado descargado al estado de servicio. Tanto el

concreto como el acero se pueden considerar eléasticos en este rango.



Después que se han seleccionado tentativamente las dimensiones del miembro, sobre
estas bases, si fuera necesario, se deberan revisar las deflexiones bajo los estados de

carga de interés y la resistencia Gltima del miembro.

Esta proposicion es razonable, considerando que uno de los objetivos mas

importantes del presfuerzo es mejorar el comportamiento bajo cargas de servicio.

Mas aun, es el criterio del comportamiento bajo cargas de servicio, el que determina
la magnitud de la fuerza pretensora a usarse, aunque los requisitos de resistencia

pueden determinar el area total de acero a tension.

Se puede seguir un proceso sistematico basado en la aproximacion de los esfuerzos,
tan cerca como sea posible, de los esfuerzo limite, bajo los estados de carga que

controlan el disefio.
La notacion que se establece en lo que atafie a los esfuerzos en el concreto:

o adm ci = Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la

transferencia.

o adm ti = Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la

transferencia.

o adm cf = Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después

de todas las pérdidas.

o adm tf = Esfuerzo de tension permisible bajo cargas de servicio, después de

todas las pérdidas.

Los valores de estos esfuerzos limites se establecen normalmente mediante

especificaciones. En este caso se hace referencia al Codigo ( A.C.1.)
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pagl38

Al igual que para los aceros de presfuerzo, los esfuerzos admisibles en el concreto,

segun el Codigo A.C.1., dependen del estado de carga.



Asi se tiene la siguiente tabla de “ Esfuerzos Permisibles en el Concreto de Miembros

Presforzados sujetos a Flexion “.

Estos esfuerzos permisibles o admisibles se aplican en el método de disefio de
esfuerzos de trabajo, o también denominado Disefio Elastico o Disefio para Cargas de

Servicio



Tabla 4.1. Esfuerzos Admisibles en el Concreto en Elementos Presforzados sometidos a Flexién

Esfuerzos Admisibles en el Concreto en elementos Presforzados sometidos a Flexién

[ Ib/pulg?]| [ Kg/cm?] [ Mpa]
1. Los esfuerzos en el concreto inmediatamente después de la transferencia del presfuerzo, antes de las pérdidas de
presfuerzo dependientes del tiempo, no deben exceder lo siguiente:
(a): Esfuerzo en la fibra extrema a compresion 0,6*fci' 0,6*fci' 0,6*fci'
(b): Esfuerzo en la fibra extrema a tension, excepto por lo permitido en ( ¢) 3%(fei) | 0,795%\(fei') | 0,25%v( fci')
(c): Esfuerzo en la fibra extrema a tension en los extremos de elementos 6*v(fci') 1 65Vfei’ 0,5*v(fci)

simplemente apoyados

Cuando los esfuerzos de tension calculados excedan estos valores, debe proporcionarse refuerzo auxiliar adherido
( reforzado o presforzado ) en la zona de tensidn, para resistir la fuerza total de tension en el concreto calculada con el

supuesto de una seccion no fisurada.

2. Los esfuerzos en el concreto para las cargas de servicio, después de tener en cuenta todas las pérdidas de presfuerzo,

no deben exceder lo siguiente:

(a): Esfuerzo en la fibra extrema a compresion

0,45*fc'

0,45*fc'

0,45*fc'

(b): Esfuerzo en la fibra extrema a tension en la zona a tensién precomprimida.

6*v(fc)

1,591%V(fc")

0,5*v(fc')

(¢): Esfuerzo en la fibra extrema a tension en la zona de tension precomprimida del
elemento, excepto para los sistemas de losa armada en dos direcciones, en los
cuales el analisis basado en las secciones fisuradas transformadas y en las
relaciones bilineales momento-deflexion demuestran que las deflexiones
instantaneas y a largo plazo cumplen con las restricciones establecidas en otras
secciones del Codigo A.C.I.

12*v(fc')

3,18*Vfc’

v(fc')

3. Los esfuerzos admisibles en el concreto determinados anteriormente pueden excederse si se

demuestra mediante ensayo o analisis que el comportamiento no se afecta.




Los esfuerzos permisibles de la parte ( 1. ), se aplican inmediatamente después de la
transferencia de la fuerza pretensora al concreto, después de que se hayan sucedido
las pérdidas instantaneas, debido a la friccion, el deslizamiento en los anclajes v el
acortamiento elastico del concreto; pero antes de que se hayan tomado en cuenta las
pérdidas dependientes del tiempo debido a la contraccion ( retraccion ) del concreto
por fraguado, al escurrimiento ( flujo ) plastico del concreto y al relajamiento del

acero.

Los limites de los esfuerzos de tension de ( 0,795*Vfci’ ) y( 1,6%\fci’ ), se refieren al

esfuerzo de tensidn que ocurre en zonas que no sean la de tension precomprimida

( segun el Cddigo A.C.I., es aquella porcion del miembro en la cual ocurre tensién
por flexion bajo las cargas muertas y vivas ). Si el esfuerzo de tensién de trabajo
sobrepasa el valor limite aplicable, la fuerza total en la zona de tension debera

calcularse y debera proporcionarse refuerzo auxiliar para resistir esta fuerza.

Los limites de los esfuerzos debidos a la carga de servicio de la parte ( 2. ) se aplican
después de que han ocurrido todas las pérdidas y cuando actla la totalidad de las

cargas de servicio.

El uso de este esfuerzo de tensién permisible limite, para el concreto de
( 1,591*Vfc’ ), en lugar de un valor menor o cero, requiere que exista suficiente
cantidad de refuerzo en la zona de tension precomprimida para controlar el
agrietamiento, también requiere que el recubrimiento de concreto para el refuerzo sea
suficiente para evitar la corrosion. El refuerzo puede consistir de tendones
presforzados o sin presforzar, o de varillas de refuerzo, convenientemente

distribuidos en la zona de tension.

Se permite el uso de un limite para el esfuerzo de tension de ( 12*\fc’ ), para mejorar
las caracteristicas de deflexion bajo cargas de servicio, particularmente cuando una

parte importante de las cargas vivas es de naturaleza momentanea.

La clausula de escape, de la parte ( 3. ), permite limites més altos para el esfuerzo a

usarse cuando las pruebas o el analisis indiquen un desempefio satisfactorio.



( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 93 )
Por lo tanto, se obtienen las siguientes relaciones.
En el estado inicial (T = 0), los esfuerzos admisibles en unidades [ Kg/cm? ], son:
Oadmei = —0,6 * f¢;
Oaamei = 0,795/ f¢i
En el estado final o de servicio (T = o ), los esfuerzos en unidades [ Kg/cm? ], son:

Oadmcf = —0,45 * fc’

Oadmes = 1,591 +/f,
Donde:
fc’ =350 Kg/em? ( Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias, con
respecto a la compresion ).
fci’ = Resistencia a la compresion del concreto al momento del presfuerzo
inicial. O también denominado esfuerzo inicial en el concreto en el momento

de transferir la fuerza de pretensado.

Lograndose una resistencia del 70 % aproximadamente de ( fc’ ) al final de la primera

semana después de la colocacion.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 31)

Para cemento Portland de alta resistencia a la edad de 7 dias alcanza una resistencia a

la compresion del 75 % al 80 % de la resistencia total. 75 % seria un valor

conservador, por lo que el séptimo dia después del vaciado de laviga  se

transferiria la fuerza de pretensado.



Tabla 4.2.

Resistencia a la Compresion del Concreto en el Tiempo

Resistencia a la Compresion del Concreto en el Tiempo

Edad del Hormigén [ dias ] 3 7 28190 |360
Cemento Portland de Alta Resistencia 0,55/0,75|1 [1,15|1,2

( Ref. “ Hormigon Armado “; J. Montoya; pag. 128)

Se citan ambas referencias por la analogia existente, considerando que este trabajo se
basa en el codigo A.C.I. y que la obra de Jiménez Montoya toma como referencia

normas europeas.
Segun el Cédigo A.C.1., en concordancia con las normas americanas, se resuelve:
fci' =0,7 « fc'

Se hace a continuacion una breve referencia al respecto del concepto de “ Carga

Sostenida “, seguin la bibliografia consultada.
o =—0,6%f'=—06*(350Kg/cm?) =-210Kg/cm?

Las maximas intensidades de las cargas vivas a lo largo de la vida til de la estructura

no se conocen con precision.
El concreto se comporta practicamente elastico hasta el 50 % o 60 % de ( fc’ ).

Por razones de seguridad y mantenimiento, los esfuerzos en el concreto para

estructuras en condiciones normales se mantienen en el intervalo mencionado.
Esto permite calcular los esfuerzos para cargas de servicio.
Debido al flujo plastico del concreto, se determina:

- La carga que se aplica de forma lenta, o.

- La carga sostenida que se mantiene durante un periodo prolongado.

Durante algun lapso de tiempo, produce una deformacién mayor que si la carga se

aplicase de forma rapida.



El parametro de mayor importancia en la estructura es la “ resistencia ultima “, es

decir, la carga méxima que la estructura puede soportar.

El elemento se comporta en forma diferente cuando esta sometido a cargas rapidas
en comparacion con cargas lentas o cargas sostenidas, y muestra una resistencia

menor frente a las segundas que ante las primeras.

Para construcciones corrientes muchas cargas, como las de la misma estructura y
equipos instalados con caracter permanente, son o bien cargas aplicadas lentamente o

cargas sostenidas.

La resistencia ultima del concreto equivale aproximadamente a 85 % de ( fc’ ), para

cargas lentas o sostenidas.

Un elemento sometido a una sobrecarga sostenida que causa esfuerzos de
compresion de por ejemplo 0,85 de ( fc’ ), puede fallar después de cierto tiempo

aunque la carga no se haya aumentado.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto “; A. Nilson — G. Winter )

Por lo expuesto, el esfuerzo admisible para carga sostenida en el estado ( T = 0)

prevee una mayor resistencia de hasta 210 Kg/cm? > 157,5 Kg/cm?.
4.3.1. Inecuaciones de Condicion.-

Los esfuerzos en el concreto, a medida que el miembro pasa del estado descargado al
estado de la totalidad de las cargas de servicio, permaneceran dentro de los limites

permisibles.

Los esquemas del inciso ( a ), ain no son tomados en cuenta para la conformacién de

las inecuaciones, pero son el inicio logico para el desarrollo de las inecuaciones.



Figura 4.8.
Esfuerzos Elasticos en una Viga Presforzada sin Agrietar.

Efecto del Presfuerzo Inicial (Pi)
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A partir de los esquemas del inciso ( b ), se consideran los estados de carga en un
tiempo inicial ( T =0 ). Y corresponderian los esfuerzos, en las fibras superior e
inferior ( esquema extremo derecho del recuadro ), a los utilizados en las dos

inecuaciones. Tomar en cuenta que el mddulo de seccién es ( S=Icly)

Figura 4.9.
Esfuerzos Elasticos en una Viga Presforzada sin Agrietar.

Efecto del Presfuerzo Inicial més el Peso Propio de la Viga
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En el recuadro ( ¢ ), realizando las transformaciones correspondientes las expresiones
del extremo derecho del recuadro son semejantes a los miembros izquierdos de las
inecuaciones en la etapa de servicio ( T = o ). Los esfuerzos de las cargas de

servicio.

Figura 4.10.
Esfuerzos Elasticos en una Viga Presforzada sin Agrietar.

Efectos del Presfuerzo Final ( Pe ) més la Carga de Servicio Total

Pe Pe*e*y; Mpp*y, (Mcm+Mcv )*ys  Pe Pe*e*ys Mpp*y, (Mcm+Mev )*y,
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_Pe Pe*e*yi_l_ Mpp*y; +( Mcm+Mev )*y;  Pe Pe*e*yi+_Mpp*yi+( Mcm+Mecyv )*y;
Ac Ic Ic Ic Ac Ic Ic Ic

(¢)

== =\(comp)

De esta forma se obtienen las siguientes inecuaciones, de forma que los esfuerzos de

trabajo reales no rebasen a los esfuerzos admisibles.

(T=0):

Pi Mpp Pixe 7
=)~ (2)+ (P29 <0551

Pi Mpp Pixe ,
o-fibrainfz_(E)'l'( Si )_( Si )Zaadmci=_0;6*fci
(T=o0):
O fibra sup 2 Oadm cf = —0,45 * fc’

n*Pi MPP+MCM+MCV n*Pi*e
aﬁ”m”‘pz_( Ac )_( Ss )+( Ss >Zaadmcf

O fibrainf < Ogdm tf = 1,59 Vfc,

n*Pi MPP+MCM+MCV 11*Pi*e
"f“"‘“""f:_( Ac )+< Si )_< Si

) < Ogdm tf



A partir de estas inecuaciones sobrevienen todas las demaés relaciones requeridas para

el disefio segun el método de los esfuerzos limites.

Estas inecuaciones se verificarian después de calculadas las pérdidas.

El siguiente recuadro esquematiza las inecuaciones anteriormente obtenidas.

Figura 4.11.

Relacion esquematizada de los Esfuerzos de Trabajo y los Esfuerzos Admisibles
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Esfuerzos Admisibles y Esfuerzos de Trabajo Real

4.3.2. Determinacién de la Fuerza de Pretensado Inicial.-

Utilizando las cuatro inecuaciones de condicidn, anteriormente determinadas, y

mediante el uso convencional de la maxima excentricidad practica ( e max ) de los

tendones, se realiza el célculo de la fuerza de pretensado inicial ( Pi ) y la

excentricidad ( e ) de los tendones, se tiene:

(T=0):
S
e< (A_:'> +P_i* [Mml’n + (Gadmti *SS)] (I)
Si 1
e < _<A_:,‘) +ﬁ* [Mmin - (aadmci *Si)] (H)




(T=ow):

Ss 1
e 2 (7c) + i [Mumss + Gaimer +$5)] (D)

Si 1 ,
eZ—(A—c>+n*Pi*[Mméx—(aadmtf*Sl)] (IV)

Méxima excentricidad practica ( emax):
Cmax =Yi— T (V)
Donde:

yi = Distancia desde el centroide de la seccion de concreto a la fibra o

superficie inferior de la seccidn transversal.
r = Recubrimiento con concreto, en referencia al acero de presfuerzo.

Ergo, se calcula el valor de la fuerza de pretensado inicial ( Pi ), segun las anteriores
inecuaciones. Partiendo con el valor de la maxima excentricidad practica ( emax ), Se

pueden obtener valores representativos de la fuerza de pretensado inicial ( Pi ):
Inecuacion (1):

pi < (Mmin+ 64qm¢i * SS)

T e= (%4

Inecuacion (11):

pi < ( Mmin — a,fdmc,- * Si)
e+ (Sl/Ac)

Inecuacion (11):

pPi > (Mmax + 644m cf * SS)
nx* (e - SS/Ac)

Inecuacion ( 1V ):

Pi > (Mmax — 6 44m ¢ * SU)
n* (e+Sl/Ac)




En base a las inecuaciones anteriores, mediante procedimientos algebraicos,
resolviendo un sistema de ecuaciones 0 métodos gréficos ( Diagrama de Magnel ), se
puede obtener el minimo valor de la fuerza de pretensado que cumpla las condiciones
establecidas por las inecuaciones. Se considerard, para efectos de calculo, un
momento minimo ( M min ) igual al momento debido al peso propio de la pasarela
(Mepp):

Mpim = Mpp
Y un momento maximo ( M max ) igual a la sumatoria de los momentos debidos al
peso propio ( M pp ), a la carga muerta ( M ¢y ) ¥ a la carga viva ( M ¢y ), de la
pasarela:
My = Mpp + Mcy + Mcy
4.3.3. Determinacion del Numero de Tendones.-
En el sistema de postensado ““ Freyssinet “, la mayoria de los cables de tendones

“ Freyssinet “ estan compuestos de 12 torones, aunque también se emplean de 6,8 6 9

torones.
Los diametros de toron disponibles se encuentran limitados a ( /2” ) y (0,6”).
Todos los tendones con torones “ Freyssinet ” cumplen con la norma ASTM A — 416.

Se dispone de una variedad de técnicas para cumplir con todos los posibles
requerimientos del lugar. El sistema “ Freyssinet “ se adapta casi a cualquier técnica
de construccion proporcionando procedimientos de recuperacion seguros y efectivos

para las condiciones inesperadas del trabajo de campo.

Los sistemas de los gatos varian desde jalar uno o dos alambres hasta varios cientos

de ellos a la vez.

El gato de doble accion de “ Freyssinet “ jala hasta 18 alambres o 12 cables a un

mismo tiempo.

En razon de lo expuesto, es conveniente adoptar un numero par de tendones a ser

tensionados, por las caracteristicas del sistema Freyssinet para postensado.



Asi, se asume utilizar cables de 7 alambres de:
- Diametro nominal de 0,6” ( 1,524 cm ).
- Area nominal de 0,217 pulg? ( 1,387 cm?).
- Con una resistencia minima de ruptura a la tension ( fpu ) de Grado 270
(18 982,86 Kg/cm?).

Los esfuerzos permisibles de flexidn para el acero de presfuerzo se encuentran en la
mayoria de las especificaciones para la construccién de concreto presforzado, e
imponen limitaciones a los esfuerzos en el acero, y en el concreto, para cada estado

en particular, tales como aquellas que se imponen:
- Durante el tensado del acero.

- Inmediatamente después de la transferencia de la fuerza pretensora al

concreto.
- Cuando actua la totalidad de la carga de servicio.

Estas limitaciones en el esfuerzo tratan de evitar dafios al miembro durante la
construccién y asegurar buenas condiciones de servicio mediante la limitacion

indirecta del ancho de las grietas y la deflexion.

En la practica actual, las especificaciones que limitan los esfuerzos proporcionan el
punto de partida para la seleccion de las dimensiones de los miembros de concreto

presforzado.

Por supuesto, el disefio resultante debe comprobarse por resistencia asegurando un

adecuado factor de seguridad contra la falla.

En la tabla se dan los esfuerzos permisibles de tension para el acero de presfuerzo en
funcién de la resistencia ultima del acero ( fpu ) y la resistencia especificada de

fluencia ( fpy ):



Tabla 4.3.

Esfuerzos Permisibles en el Acero de Presfuerzo

Esfuerzo permisibles en el acero de presfuerzo

El esfuerzo de tensién en los tendones de presfuerzo no

debe exceder los siguientes valores

1. Debido a la fuerza de tension del gato, el que sea
menor, pero no mayor que el maximo valor recomenda | (0,8*fpu) 6
do por el fabricante de los tendones de presfuerzo o de (0,94*fpy)
los anclajes.

2. Tendones pretensados, inmediatamente después de la
transferencia del presfuerzo

3. Tendones postensados, inmediatamente después del
anclaje del tendon

(0,7*fpu )

(0,7*fpu )

Puede verse que el esfuerzo permitido por el Codigo A.C.1. depende del estado de

carga.

Cuando recién se aplica la fuerza del gato, se permite el menor de los valores
expuestos en el punto ( 1. ) de la tabla. La justificacion para estos elevados valores
del esfuerzo limite es que durante el tensado, los esfuerzos en el acero pueden
conocerse de manera muy precisa, ya que la presion en el gato y la deformacion del

acero son medibles.

Después de que hayan ocurrido las pérdidas por acortamiento eléstico y por
deslizamiento de anclajes, se aplica el valor ( 0,7*fpu ), pero antes de la ocurrencia de
las pérdidas dependientes del tiempo ( diferidas ) debido a la contraccion
( retraccion ) por fraguado del concreto y al escurrimiento ( flujo ) plastico del

concreto y al relajamiento del acero.

No se dard ninguna limitacion para los esfuerzos en el acero después de ocurridas
todas las pérdidas, debido a que tales esfuerzos siempre seran menores que los
esfuerzos en el acero en las condiciones iniciales, cuando debe obtenerse un factor de

seguridad adecuado.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson; pag. 92 )



El esfuerzo de tension permitido por el Codigo A.C.I. en alambres, torones o barras
de presfuerzo es dependiente del estado de aplicacién de las cargas.

Cuando la fuerza de los gatos se aplica por primera vez, se permite un esfuerzo de
( 0,8*fpu ) 6 ( 0,94*fpy ), el que sea menor, y donde ( fpu ) es la resistencia ultima

del acero ( resistencia minima a la tension ) y ( fpy ) es la resistencia de fluencia.

Inmediatamente después de la transferencia de la fuerza de presfuerzo al concreto, el
esfuerzo permitido es ( 0,74*fpu ) o ( 0,82*fpy ), el que sea menor ( excepto en los

anclajes de postensado donde el esfuerzo se limitaa ( 0,7*fpu ) ).

La justificacion para permitir un esfuerzo admisible mayor durante la operacion de
tensionamiento es que el esfuerzo en el acero se conoce con bastante precision en este

estado.

La presion hidraulica en los gatos y la deformacion total en el acero son cantidades
que se miden facilmente. Ademés, si un tenddén deficiente se rompe en forma
accidental, puede reemplazarse sin problemas; de hecho, la operacion de

tensionamiento es un ensayo del comportamiento del material.

Los valores inferiores de esfuerzos admisibles, como lo es ( 0,7 ), son aplicables
después de que ocurren, el acortamiento elastico del concreto, las pérdidas por
fricciéon y los deslizamientos de los anclajes, estado en el que pueden aplicarse las
cargas de servicio; pérdidas instantaneas de la fuerza de presforzado.

El esfuerzo en el acero se reduce un poco mas durante la vida del elemento por la
retraccion ( contraccion ) por fraguado del concreto, el flujo ( escurrimiento ) plastico
en el concreto y por la relajacion en el acero; pérdidas diferidas de la fuerza de

pretensado.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 643 )
4.3.4. Zona Limite y Trayectoria de los Cables.-

El objetivo principal consiste en determinar el limite de la excentricidad para una



fuerza conocida a lo largo de la viga de manera que los esfuerzos admisibles no sean

superados.

El ndcleo central de una seccion transversal se define como el area o la zona dentro
de la seccion transversal, interiormente de la cual, ninguna fuerza axial de

compresion podré producir tension en la seccion.
( Ref. Texto del Ing. E. Alvarez; pag 30)

Lo mencionado fue explicado en el apartado 3.10.3. “ Nucleo Central de la Seccion

Transversal «.

Para miembros con tendones de excentricidad variable se establecen los
requerimientos de la fuerza pretensora y de la excentricidad del tend6n en la seccion
de maximo momento del miembro. En otros puntos del claro, donde los momentos
son mas pequefios, la excentricidad del acero debe reducirse con el objeto de no
sobrepasar los esfuerzos limite admisibles en el concreto cuando la viga se encuentra

en el estado descargado.

Contrariamente, existe una excentricidad minima o un limite superior para el
centroide del acero tal que los esfuerzos limites admisibles en el concreto no se

sobrepasen cuando la viga se encuentra en el estado totalmente cargado.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson; pag. 153 )

Figura 4.12.

Zona Limite tipica para el Centroide del Acero

Limit . Zona limite para el
Imite superior centroide del acero

Centroide del
concreto

i A

Limite inferior

El diagrama de la zona centroidal del acero de presfuerzo, se esquematiza en el

diagrama anterior.



( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag. 668 )

A menudo es conveniente graficar la envolvente de los perfiles de los tendones, como
un caso tipico donde, tanto la carga muerta como la viva son uniformemente

distribuidas.

Cualquier centroide del tenddn que caiga completamente dentro de la zona limitada,
sera satisfactorio para el disefio, desde el punto de vista de los limites de esfuerzo

admisibles en el concreto.

Debe recalcarse que solamente es el centroide del tenddn, el que debe caer dentro de
la zona sombreada, en la figura anterior. Los cables individuales estdn a menudo

fuera de esta zona.

El perfil del tenddn, que a menudo se usa en la practica, es una curva parabélica. Y el

ducto que contiene al acero de presfuerzo se cuelga segun la forma deseada.

En los casos practicos, frecuentemente no es necesario hacer un diagrama para la
zona del centroide, colocando el centroide del acero en su posicion conocida; en el
centro del claro, y cerca de cero en el centroide del concreto en los apoyos. Con una
forma parabdlica pasando por estos puntos de control, se tiene asegurada la

satisfaccion de los limites de esfuerzos.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 153)

En ndcleo limite se conceptia andlogamente al ndcleo central, anteriormente
analizado. Ademas de recordar que todo momento flector aplicado a una seccién en
flexion, desplaza su eje neutro a una cierta distancia, con respecto a una fuerza de

compresion que es aplicada simultaneamente con un momento flector.
Similar al nucleo central, el nicleo limite tiene dos limites; ( Ks’ ) y ( Ki”).

Los esfuerzos en el centroide de la seccion, bajo los efectos de la fuerza de

pretensado inicial ( Pi) y final o efectiva ( Pe ), se definen a continuacion.

Para un tiempo inicial ( T = 0 ), se tiene el siguiente esfuerzo en el centroide de la

seccion, en el estado inicial, es:



Pi
agi ZE

Para un tiempo que tiende al infinito ( T = o ), se tiene el siguiente esfuerzo en el

centroide de la seccion. En un estado de servicio:

_nx*Pi_ Pe
9 Ac  Ac

o

Los limites para la ubicacion del centroide del acero de presfuerzo, en cualquier
punto a lo largo del claro se pueden establecer usando las inecuaciones ya analizadas
en el apartado 4.3.1. “ Inecuaciones de Condicion “. Inecuaciones de condicion

inherentes al método de disefio de esfuerzos limites admisibles.

De acuerdo al andlisis previo, la convencién de signos considera el valor de ( Ki ), el
limite inferior del nacleo de la seccidn, negativo hacia abajo del centroide del
concreto y ( Ks ) en sentido y signo opuestos. Ademas, los esfuerzos admisibles
limites, como se convino en el apartado 4.3. “ Disefio por Flexién basado en los

Esfuerzos Permisibles “, seran negativos los de compresion y positivos los de

traccion.
(T=0):
Ss 1
eS(E>+E*[Mmin+(0'admti*53)] (I)
Ss My  Oadmii * SS
. < | —
€= (AC) + Pi + Pi

. Mml’n Oadmti * (SS/AC)
= e < Ki+ — + -
Pi (Pi/Ac)

M. o -« Ki
> e<Ki+ m_m+ adm t
Pi o

gi

M, o i
—e———<Kix (1 +—adm“>
Pi Og4i

Realizando el mismo proceso, para asi obtener una relacion similar de la inecuacion



().

Si 1 _
eS_<A_C)+P_i*[Mmin_(o-admci*Sl)] (II)

= e< —

(ﬂ) + Mmin . Oadmci * Si
Ac Pi Pi
Mmin _ Oadmeci * (Sl/AC)

—e<—K
es—Ns+; (Pi/Ac)

Mmin _ Ogdmeci * Ks

—e<—-K
es—Nst+ (Pi/Ac)

Mm'n Ogdmeci * Ks
=e<-Ks+———

Pi O4i
min admeci * Ks
=e— < —Ks—
l agi

M. . g ,
—e— m.m <Ks <1 + adm c1>
Pi Ggi

Tomando en cuenta los miembros de la derecha, de las inecuaciones (1 )y (Il), se

puede determinar el valor del limite inferior del ntcleo limite ( Ki* ).

El mismo procedimiento se sigue con las inecuaciones (111) Y (1V),  cuyos

miembros derechos permitiran determinar el valor de ( Ks’ ).

(T=w):

Ss 1
e> (A—c) toepit [Mosx + (05 * Ss)] (1)

M, o
— e — maxsKi*<1+ admcf)
Pe o4

Si 1 ,
e> _(E)+n*Pi* [Monsx — (00 = SV)]  (IV)



M. o
= e — maXSKs*<1+ admtf)
Pe o4

Considerando primero el estado descargado, tanto de la ecuacion (1) o (I1), se
obtiene el limite inferior para la zona limite para el centroide del acero, representado
por ( Ki*).

El limite inferior de la excentricidad del tenddn se puede establecer para varios

puntos sucesivos del claro.

En el estado totalmente cargado, mediante el uso de alguna de las inecuaciones ( 111)
o ( IV ), se puede hallar los valores limite superiores para la zona limite de la

excentricidad, simbolizado con ( Ks’ ).

Asi, el limite superior de la zona de los cables ( Ks’ ) sera:.

o

I{Ki*<1+ “""‘”f>

Ks' = %9
Ks * <1 + aadmtf>
k Og

Adoptando el menor valor algebraico para ( Ks”).

Para el limite inferior ( Ki’ ) sera:

De tal manera que se cumpla lo siguiente:
Ks' <e < Ki'
Donde ( e) representa la excentricidad de los tendones.

Para definir la zona de los cables, a lo largo de la viga, es necesario contar con la
fuerza de pretensado, el momento flector externo ( el mismo que varia a lo largo de la

viga ) y la excentricidad de la fuerza.



Figura 4.13.

Ubicacion de los distintos Parametros de la Zona Limite para el Centroide del
Acero
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De acuerdo al convenio de signos aplicados a los esfuerzos admisibles, se consideran
positivos aquellos valores que estén por encima del centroide del concreto, y

negativos aquellos en sentido opuesto con respecto al mismo concepto de referencia.

De manera que los limites de esta excentricidad en cada seccion aseguran que

ninguno de los esfuerzos admisibles, serdn superados, entonces:
Ks' — (Mmax/Pe) < e < Ki' — (Mmin/Pi)

Lo que implica que los limites superior e inferior de la excentricidad de los tendones

sera:

En resumen, para cada seccion a lo largo de la viga se calculan ( Ks” ), ( Ki’ ), ( cos)
y ( eoi).
De lo anterior, se deduce que la trayectoria del centroide de los cables debe adaptarse

de manera tal que no salga de los limites de la zona de los cables.



Generalmente se utilizan ecuaciones parabdlicas ( y=k*x2 ), o la ecuacién general de
la parabola ( y=A*x2+B*x+C ), tal como se utilizé en el presente trabajo. Algunas

veces puede usarse la ecuacion de una recta ( y=a*x+b ), en combinacion.

Sin embargo, antes de definir la funcién de la trayectoria del centroide de los cables,
es necesario evaluar la zona de los cables, pudiéndose presentar las siguientes

situaciones:

Figura 4.14.
Zona Limite del Centroide del Acero de Presfuerzo.
Limite Inferior controlado por la Maxima Excentricidad Permisible ( emax ).

Disefio Comun

’ - MR i el "'"- CR e R b B W X Y Y
Tk et ..f.';w RO st gy prtan MR RS TN
T e ) lfsv}‘m‘qﬂu‘--ﬁ"dg ’—m g“ T o l

; ~---v-'§-§~gu{‘ic" s AL it
E. it LA bl a1(‘§.rng; h& Lwim i : A

| ; ‘ _{//i /ﬁf/ Vi /f@%z@’zm

La zona de los cables, en la anterior gréfica, tiene el limite inferior afuera de la
seccién, de lo que se infiere que el limite inferior estd controlado por la méaxima

excentricidad permisible ( emax ). Esto se refiere a un disefio comun.

Esta es la situacion que se presento en el presente trabajo.



Figura 4.15.

Zona Limite de los Cables. Disefio Optimo
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La gréfica representa un disefio 6ptimo, donde sélo un par de fuerza de pretensado

versus una excentricidad son factibles. Significaria una situacion ideal.

Figura 4.16.

Zona Limite de los Cables. Inadecuada Seccion Transversal de la Viga

El esquema representaria un disefio preliminar. Donde la seccion de hormigén es

inadecuada y se debe volver a predimensionar la seccion.



CAPITULO V
PERDIDAS EN LA FUERZA DE
PRETENSADO



5.1. Clasificacion de las Pérdidas de la Fuerza de Pretensado.-

Con excepciodn de las condiciones que prevalecen bajo sobrecarga severa, la mayor
fuerza que actla en los miembros ocurre durante la operacion de los gatos  Las
pérdidas en la fuerza pretensora se pueden agrupar en 2 categorias. Primero, aquellas
que ocurren inmediatamente durante la construccion del miembro. Y, en segunda

instancia, aquellas que suceden a través de un extenso periodo de tiempo.

La fuerza de presfuerzo del gato puede reducirse inmediatamente debido a las
pérdidas por friccion entre el tendén y el ducto, el deslizamiento del anclaje, y el

acortamiento el&stico del concreto comprimido.

A la fuerza pretensora después de ocurridas estas pérdidas se denomina fuerza

pretensora inicial ( Pi).

Con el transcurso del tiempo, la fuerza pretensora se reduce ain mas, al inicio
rapidamente y luego de forma més lenta debido a los cambios de longitud
provenientes de la contraccién y el flujo plastico del concreto, ademas por el

relajamiento altamente esforzado.

Después de un periodo de meses y aln afios, los cambios posteriores en los esfuerzos
Ilegan a ser insignificantes, y se alcanza una fuerza pretensora casi constante, la que

se representa como ( Pe ), fuerza pretensora efectiva o final.

La suma de todas las pérdidas, inmediatas y dependientes del tiempo, pueden ser del

orden del 20 al 35 % de la fuerza original aplicada por el gato.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson )
5.1.1. Pérdida de la Fuerza Pretensora por Friccion ( FR ).-

Como se indico, se establece que es una pérdida del presfuerzo instantanea, y que

debido a que se produce a lo largo del cable, esta es una funcion de la longitud “ x”.

Se produce por la friccion entre el conducto ( vaina) vy el tenddn que se tesa en su

interior, segun el procedimiento de postesado.



Los cables tienen generalmente una trayectoria curva y al contacto con los conductos

se producen disminuciones en el esfuerzo de pretensado.
La pérdida por friccion esta afectada por coeficientes:
K = Coeficiente por deformacion no intencional del ducto.
u = Coeficiente de friccion entre el tenddn y el ducto por curvatura.
FR=f,i*x(K*l+px*a)
La siguiente tabla describe los coeficientes de friccion para tendones postesados:

Tabla5.1.

Coeficientes de Friccion para Tendones Postesados

Coeficiente por deformaciéon no Coeficiente de friccién
Tipo de Tendon entre el tendén y el
intencional del ducto ( K) ducto por curvatura
[Lpie] | [Lcm] (1) [rad]

Tendones dentro de ductos
metalicos flexibles
—Tendones de alambre 0,001 - 0,0015 {0,0000328 - 0,0000492 0,15 - 0,25
—Cable trenzado de 7

alambres 0,0005 - 0,002 |0,0000164 - 0,0000656 0,15 - 0,25
—Varillas de alta

resistencia 0,0001 - 0,0006 |0,0000033 - 0,0000197 0,08 - 0,3
Tendones dentro de ductos
metalicos rigidos
—Cable trenzado de 7

alambres 0,0002 0,00000656 0,15 - 0,25
Tendones con lubricacion
previa
—Tendones de alambre

y cable trenzado de 7

alambres 0,0003 - 0,002 |0,0000098 - 0,0000656 0,05 - 0,15
Tendones recubiertos con
masilla
—Tendones de alambre

y cable trenzado de 7

alambres 0,001 - 0,002 |0,0000028 - 0,0000656 0,05 - 0,15




Célculo de la longitud desde un extremo a centro-luz de la viga ( pasarela ):

Donde:
| = Longitud desde un extremo al centro luz de la viga
L=40m ( Longitud total de la viga ( pasarela) )

Como se ha predeterminado utilizar tendones dentro de ductos metalicos flexibles

consistentes en cable trenzado de 7 alambres, permitird determinar los valores de
(K)y(w).

El célculo de ( « ), se consigue con la siguiente relacion:

_4*e
=T

<03

Donde:

a = Cambio del angulo entre la fuerza en el anclaje y la fuerza en una

determinada seccion a una distancia ““ x .
e = Excentricidad mé&xima préactica
El calculo del esfuerzo de pretensado inicial ( fy; ), se obtendra de:

Pi
foi = Aps
Donde:

foj = Esfuerzo de pretensado inicial
Pi = Fuerza de pretensado inicial; valor calculado
Aps = Area de pretensado; valor calculado

Aps = N%tendones * As

Se calculara la pérdida del esfuerzo de pretensado inicial, en el centro-luz de la viga.



5.1.2. Pérdida de la Fuerza de Pretensado por Hundimiento del Anclaje (TH) .-

En la construccion postensada se obtienen grandes esfuerzos de contacto en los
extremos de las vigas, donde la fuerza de presfuerzo se transfiere desde los tendones
hasta los dispositivos de anclaje, que se apoyan directamente sobre el concreto. Este
problema puede resolverse aumentando el tamafio de los dispositivos de anclaje o
incrementando la capacidad portante del concreto mediante un aumento en la

resistencia del concreto.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter; pag 643 )

Considerada una pérdida del presfuerzo instantdnea. Ocurre en el postesado y sucede
cuando se transfiere la fuerza de pretensado del gato a la placa de apoyo del anclaje,

produciéndose un hundimiento de las cufias de anclaje.

El deslizamiento depende del tipo de cufia y del esfuerzo en los alambres, pero

alcanza un valor promedio de 0,1 ( 0,254 cm).
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; T. Y. Lin )
Los hundimientos en los anclajes son del orden de 6 a 8 mm

En los clasicos anclajes Freyssinet para cables 12/5 y12/7 son 4 y 6 mm

respectivamente, por efecto del hundimiento.
( Ref. “ Hormigo6n Pretensado ““; A. Subieta O. )

Se utilizaran los coeficientes ( K ) por deformacion no intencional del ducto; y (u)

coeficiente de friccion entre el tendon y el ducto por curvatura.
Ademas, se recomiendan valores de (1) y ( x ) para perfiles tipicos de tendones:

Tabla b.2.

Coeficientes de (1) y ( x) para Perfiles tipicos de Tendones

Perfil del tendon Descripcion (™) (x)
f.
. " Eaxéd
Lineal «— ——— —» K
K * fpj
X—>




—L2 5

fo Eaxé

Parabolico X 2 Mz* ik 2
\\\\\_ a b A foj
. U Eax*§
Circular foj R R +K ey

~ el
\/

El cable tendra una trayectoria parabolica, como convencionalmente se presenta en

una viga. Por lo tanto:

2xEaxé Eaxé 2xpuxa
TH=——"— ; x= ; A=——>—+K
x Ax [ b

Definiéndose como:

TH = Denominacion de la pérdida de esfuerzo en los tendones.
6 = Hundimiento en los anclajes. Se adopta 4 mm (0,4 cm).
x = Distancia hasta donde llega el efecto del hundimiento del anclaje.
Ea = Mddulo de elasticidad del acero de presfuerzo. Para cable trenzado
equivale a 27 000 Klb/pulg? (1 898 289,0 Kg/cm?)
Ademas se calculo anteriormente:
foj = Esfuerzo de pretensado inicial .
K = Coeficiente por deformacion no intencional del ducto.

u = Coeficiente por curvatura de ducto y tendén.




a~ emax = Excentricidad maxima préctica.

El célculo de la longitud desde un extremo al centro-luz ( b ), se obtiene con la

relacion:

Donde:
b = Longitud desde un extremo de la viga ( pasarela ) al centro-luz de la
misma.
L = Longitud total de la viga analizada.

El calculo de (1) lo provee la siguiente relacion:

2xp*xa
A=T+K

El célculo de ( x ) se obtiene mediante:

Eaxé
X =
Ax fp;

Para calcular de la pérdida del esfuerzo de pretensado por hundimiento de anclaje

( TH), se obtiene con la relacion:

_2*Ea*6
B X

TH

Calculando la pérdida de esfuerzo de pretensado inicial en el centro-luz de la viga:

Figura 5.1.



Esquema Analitico de la Pérdida por Hundimiento del Anclaje

ol
2

Donde:
L = Longitud total de laviga (40 m)

Por relacion de triangulos:

TH/2 m

X n

El calculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado en centro-luz de la viga, se da con
la siguiente relacion:

THL/Z =2+m
5.1.3. Pérdida de la Fuerza de Pretensado por Acortamiento Elastico del
Hormigén (ES).-
Se considera una pérdida del presfuerzo instantanea.
Como el tesado de los tendones ( cables ) se realiza de manera simultanea, porque asi
lo permite el sistema de pretensado, se predetermina, segun experiencias anteriores

descritas en la bibliografia citada, que la pérdida del esfuerzo de pretensado debido al

acortamiento elastico del hormigon sera nula.

Este efecto se aplica para miembros postensados. Y resulta en una deformacion del

concreto producida por una fuerza de compresion.

Si se considera que se tesa como a un solo tenddn , en un miembro postesado, el

concreto se acorta mientras se aplica la fuerza del gato al tendon contra el mismo



concreto. Puesto que la fuerza en el cable se mide una vez que ha tenido lugar el
acortamiento elastico del concreto, no es necesario tener en cuenta la pérdida del

presfuerzo debida a ese acortamiento.
( Ref. “ Diseno de Estructuras de Concreto Presforzado “; T.Y. Lin )
ES=0

5.1.4. Pérdida del Presfuerzo debido a la Contraccion ( Retraccion ) del
Hormigon (SH ).-

Se establece como una pérdida diferida del esfuerzo de pretensado.

Es el fendmeno quimico que se produce durante el fraguado del hormigdn, desde el
instante en que la pieza ha sido hormigonada. Consiste en una reduccion del volumen

del concreto debido a la pérdida del agua.

vV
SH=8,2*10"6*Ksh*Ea*(1—0,06*;)*(100—RH)

Donde:
SH = Pérdida del esfuerzo de pretensado debido a la contraccién del
hormigon.
Ksh = Factor de correccion de la humedad relativa media del ambiente donde
la estructura esté siendo construida.

Valores de ( Ksh ) para elementos postesados:

Tabla 5.3.



Valores de ( Ksh ) para Elementos Postensados en la Pérdida de Presfuerzo por
Retraccion del Hormigon

Valores de ( Ksh ) para elementos postensados

Tiempo 1| 3 |5 7 | 10| 2 | 30| 60
[ dias ]*
Ksh 0,92 |0,85 [0,8]0,77 |0,73 |0,64 058 |0,45

* Tiempo entre el final del curado humedo vy la aplicacién del pretensado.
Ea = Maddulo de elasticidad del acero de presfuerzo. Para cable trenzado:
Ea = 27.000 Klb/pulg® = 1898.289,0 Kg/cm?*

( VIS ) = Relaciéon volumen-superficie. Generalmente se toma como el area
bruta de la seccion transversal ( Ac ) del elemento de hormigon dividida por su
perimetro ( p ). Se asume un valor de 1,5 segin norma ASTM.

Vv Ac

S p
RH = Humedad relativa del ambiente, para la ciudad de Tarija se establece el

70 % aproximadamente.

Célculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado debido a la contracciéon del

hormigon, se obtiene mediante:
14
SH=282x 10‘6*Ksh*Ea*<1—0,06*§>*(1OO—RH)

5.1.5. Pérdida del Esfuerzo de Pretensado debido al flujo Plastico del Hormigén
(fes).-

Se considera una pérdida diferida.

El flujo plastico es la propiedad de los materiales mediante la cual contindan
deformandose a través de lapsos de tiempo considerables bajo un estado de esfuerzo

constante.



La fuerza de compresion que produce el flujo plastico del concreto no es constante, si
no que disminuye con el tiempo, debido al relajamiento del acero y la contraccion del
hormigon, asi como tambien debido a los cambios en la longitud asociados con el

flujo pléastico del mismo.

Se analiza para la seccién de maximo momento, y que corresponde al nivel del
centroide del acero, cuando actua la fuerza pretensora excéntrica mas todas las cargas

sostenidas.

Se toma un valor promedio de ( Cu ) igual a 2,35, que se define como el coeficiente

ultimo del flujo pléstico.

Se adopta por recomendacion y referencia bibliografica un porcentaje minimo como

carga sostenida, de la carga viva, igual a 30 %.
Af cr = Cuxm* fgq
Donde:
Af,, = Pérdida del esfuerzo de pretensado debido al flujo plastico del concreto
Cu = Coeficiente ultimo del flujo plastico. Valor predeterminado de 2,35

n = Relacion modular

Donde:

Ea = Modulo de elasticidad del acero de presfuerzo, para cable trenzado es de
27 000 Klb/pulg? ( 1 898 289 Kg/cm?)

Ec = Mddulo de elasticidad del concreto. Que se calculara con la siguiente

ecuacion:
Ec=w'%%0,1368 */fc’
Donde:

w = Peso especifico del hormigén para pretensado ( 2 400Kg/m*)



fc’ = Resistencia caracteristica a la compresion del concreto para pretensado
(350 Kg/lcm?)

Ademas, se tiene:

rz

fo. = —0,20* Pi . <1 ez> 4 (MPP+CMI+CO,3CV ) xe
Donde:

Pi = Fuerza de pretensado inicial (436 919,74 Kg)

Ac = Area de la seccion transversal de la viga ( 8 800 cm?)

e = Excentricidad maxima practica ( emax = 114,06 cm)

r = Radio de giro de la seccion

_Ic
" Ac

1"2

M (pp+cm+0:3cv) = Momento debido al peso propio, la carga muerta y la carga
sostenida de la viga.

El célculo de la pérdida de esfuerzo de pretensado proveniente del flujo plastico del

concreto, se da mediante la relacion:
Afcr = Cu*n*fcs

5.1.6. Pérdida del Esfuerzo de Pretensado por Relajamiento de los Cables ( RE )

Se considera como pérdida diferida.

Consiste en la reduccion gradual del esfuerzo del acero, proveniente de los efectos
combinados del flujo plastico, la contraccion del hormigén y el mismo relajamiento

del acero.

La magnitud del relajamiento depende de la intensidad del esfuerzo en el acero, asi

como del tiempo.



Para cable trenzado, sin revestimiento, de 7 alambres, relevado de esfuerzos para
hormigon pretensado, de Grado 270, se tienen los siguientes valores para determinar

la pérdida de esfuerzo.
La pérdida del esfuerzo de pretensado se calculara con la siguiente relacion:
RE=[Kre—]J+(SH+ AFcr +ES)]|*C
Donde:
RE = Pérdida del esfuerzo de pretensado debido al relajamiento de los cables.
Valores de (Kre )y (J):

Tabla 5.4.

Coeficientes en la Pérdida de Presfuerzo del Acero por Relajamiento

Tipo de Cable (Kre)[psi] | (Kre)[Kglem?] |(J)
Cordon o alambre aliviado de tensiones

20.000 1.406,14 0,15
Grado 270
Cordon o alambre aliviado de tensiones

18.500 1.300,68 0,14
Grado 250
Alambre aliviado de tensiones Grado 240 o

17.600 1.237,4 0,13
235
Cordon de baja relajacion Grado 270 5.000 351,54 0,04
Alambre de baja relajacion Grado 250 4.630 325,52 0,037
Alambre de baja relajacion Grado 240 o

4.400 309,35 0,035
235
Barra aliviada de tensiones Grado 145 o
180 6.000 421,84 0,05

Por las caracteristicas expuestas de los cables a utilizar, se tiene:

SH = Pérdida de esfuerzo debido a la contraccién del hormigon; valor calculado

Af,, = Pérdida del esfuerzo de pretensado en el acero debido al flujo
plastico del concreto; valor calculado.

ES = Pérdida de esfuerzo en el acero debido al acortamiento elastico del



Hormigdn; valor estimado.
C = Constante relacionada con la relajacion del cable

Valores de ( C) para la relajacion del cable:

Tabla 5.5.
Valores y Coeficientes en la Pérdida de Presfuerzo por el Relajamiento de los
Cables
(fo/ fou) Cordon o alambre aliviado de | Barra aliviada de tensiones o cordon o
tensiones cable de baja relajacion
08 1,28
0,79 1,22
0,78 1,16
0,77 1,11
0,76 1,05
0,75 1,45 1
0,74 1,36 0,95
0,73 1,27 0,9
0,72 1,18 0,85
0,71 1,09 0,8
0,7 1 0,75

Donde:
foi = Esfuerzo de pretensado inicial; valor calculado.

fou = Resistencia ultima del acero a la tension. En el presente estudio se trabaja
con cables relevados de esfuerzo de 7 alambres ( ASTM A416 ) para
pretensado de Grado 270 ( 270 Ksi = 270 Klb/pulg? = 18 982,86 Kg/cm?)

5.2. Sumatoria de las Pérdidas Instantaneas y de las Dependientes del Tiempo.-

Realizando la sumatoria de las pérdidas de los esfuerzos en porcentaje se obtiene:

2 (% Pérdidas) = %FR;;; + %THy;; + %ES + %SH + %Af . + %RE =



Se estimd un 20% de pérdida de la fuerza de pretensado inicial, por lo que los valores
obtenidos estan dentro lo permisible.

La suma de todas las pérdidas, inmediatas y las dependientes del tiempo, pueden ser

del orden del 20 al 35% de la fuerza original aplicada.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson )
La estimacion de las pérdidas se puede efectuar en varios niveles diferentes.

Para la mayoria de los casos, en el disefio practico, no se necesita un calculo detallado
de las pérdidas. Es posible adoptar cantidades globales razonablemente precisas para

las pérdidas de presfuerzo.

Tales recomendaciones se encuentran incluidas en los Comentarios del Cdédigo
A.C.1.,, en las Especificaciones Provisionales A.A.S.H.T.O. para puentes, y en otros

documentos bibliograficos.

El Comité Conjunto del A.C.I.-A.S.C.E. posee expresiones aproximadas a usarse en
la estimacion de las pérdidas de presfuerzo en los casos rutinarios de disefio.

Los siguientes valores para la estimacion de las pérdidas totales, excluyendo a las

pérdidas debido a la friccion y al deslizamiento en el anclaje, seran:
Para pretensado: 35.000 Ib/pulg? ( 2.460,74 Kg/cm?')
Para postensado: 25.000 Ib/pulg? (1.757,68 Kg/cm?).

Las pérdidas reales, las cuales pueden ser mayores 0 menores que las estimadas, no

tienen efecto en la resistencia ultima a la flexion de una viga presforzada.

Sin embargo, las pérdidas de la fuerza de pretensado afectan las caracteristicas del
comportamiento del miembro bajo cargas de servicio, tales como a la deflexién o el

combeo, la carga de agrietamiento, los espesores de las grietas, etc.

La sobrestimacién tanto como lo opuesto al considerar las pérdidas de presfuerzo

puede resultar perjudicial al disefio.



La sobrestimacion puede conducir a especificar mucho presfuerzo, lo que resulta en

un excesivo combeo y en movimientos horizontales problematicos en las estructuras.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson ).
5.3. Verificacion con respecto a los Esfuerzos Admisibles.-

Se verificaran que los esfuerzos admisibles se cumplan teniendo en cuenta el valor de
las pérdidas de presfuerzo calculadas. En relacion con el porcentaje estimado del 20

% al inicio de los célculos.

Los esfuerzos admisibles en el concreto de miembros presforzados sujetos a flexion

seran:

Esfuerzos inmediatamente después de la transferencia del presfuerzo ( antes de que

ocurran las pérdidas del presfuerzo ) no deben exceder los siguientes valores:
(T=0)

Ogimeci = —0,6* foi' = —0,6 x(250Kg/cm?) = —147 Kg/cm?

Oadmti = 0,795 x+/fei' = 0,795 * /250 Kg/cm?* = 12,44 Kg/cm?

Esfuerzos bajo cargas de servicio ( después de considerar todas las pérdidas de

presfuerzo ) no deben exceder los siguientes valores:
(T=c0)

Oadmcf = —0,45 * f' = —0,45 * (350 Kg/cm?® ) = —157,5 Kg/cm?

Oaames = 1,591 %/ f/ = 1,591 * /350 Kg/cm? = 29,76 Kg/cm?

Considerando la relacion de efectividad del presfuerzo, y segun la sumatoria de las

pérdidas del presfuerzo. Se deben verificar las siguientes relaciones:

Pi Mpp Pixe
asupiz_ﬂ_ Ss + Ss = aadmti=0;795*\/fci’

Pi Mpp Pixe

- P T e—— >
Tinfi="0c" si T si T

o, =-0,6 *fci,



n*Pi MPP+MCM+MCV+1]*Pi*e

Tswf =" 4 Ss S5 2 T =045+ f
n*Pl MPP+MCM+MCV n*Pl*e ;
Oinff =~ Si -3 < 0, =1591x/f,

Para efectos de calculos posteriores la fuerza de pretensado efectiva ( Pe ) se

cuantifica como:

Pe =nx Pi



CAPITULO VI
CRITERIOS DE DISENO POR CORTANTE
APLICADO A ESTRUCTURAS DE
HORMIGON PRETENSADO
METODO DE DISENO A LA RESISTENCIA



6.1. Cargas Actuantes.-

Se obtuvieron del razonamiento previo, “ Analisis de Cargas “, las siguientes cargas

por metro lineal de pasarela.

P.P. = Qgpp = “ Peso Propio “ de la pasarela peatonal por metro lineal de la

misma

C.M. = (cm = “ Carga Muerta “ en peso de la pasarela peatonal por metro lineal

de la misma, tomando en cuenta barandados ( qrg )

C.V. = Qo = “ Carga Viva “ en peso de la pasarela por metro lineal de la

misma, considerando los efectos de la sobrecarga de uso ( gsc ).
6.2. Fuerzas Cortantes en la Viga.-

Los esfuerzos cortantes en la mayor parte de las vigas estdn muy por debajo de la
resistencia a cortante directa del concreto. Muy estrechamente relacionados con los
esfuerzos cortantes provenientes de la flexion estan por los de torsién, con refuerzo

similar y combinado al de cortante.

La falla por cortante ( falla por tension diagonal ) se controla con refuerzo transversal
al eje longitudinal de la viga ( estribos ) cuya finalidad, es la de asegurar la falla por
flexion. La falla por cortante es subita y dificil de predecir. La falla por tensién
diagonal surge de la combinacion, o no, de los esfuerzos cortantes y esfuerzos de

flexion longitudinales ( esfuerzos normales longitudinales ).

Considerando una viga simplemente apoyada.

q*L
V=
2

Se calculan los valores independientemente tanto para las cargas distribuidas por peso

propio, carga muerta y carga viva, con la relacion anteriormente expuesta.
6.3. Fuerzas Cortantes Maximas a ( h/2) del apoyo de la viga.-

Para calcular el cortante para cargas mayoradas ( Vu ), se supone la primera seccién

critica localizada a una distancia ( h/2 ) de la cara del apoyo, y las secciones



localizadas a distancias menores que ( h/2 ) se disefian para el cortante calculado a
(h/2).

Figura 6.1.

Esquema representativo de la Ubicacion de la Fuerza Cortante Maxima
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Donde:
h = Peralte total de la seccion de laviga (1,9 m)
L = Longitud total de la viga (40 m)
Vpp = Fuerza cortante debido al peso propio de la viga.
Vcv = Fuerza cortante debido a la carga viva actuante en la viga.
Vem = Fuerza cortante debido a la carga muerta presente en la viga.

Fuerza cortante maxima debido al peso propio de la viga: ( V max pp ) se analiza con

la gréfica siguiente.

Figura 6.2.

Ubicacion de la Fuerza Cortante Méaxima debido al Peso Propio de la Viga
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Por relacién de triangulos, se obtendra (V méax pp ):

Vméx PP — VPP
(L/2) — (h/2) (L/2)
_ Vpp) * [(L/2) — (R/2)] _ Vpp _ Vep) _
= Vinsxpp = o) =y LD~ gy (/D) =
_ qpp * L (h/Z) gpp*h
= VméxPP—VPP_( 2 ) (L/Z) pp_T—

Fuerza cortante maxima debido a la carga viva: ( V max ¢y ). Tomando como

referencia a la Gltima grafica, y por analogia, se tiene:

Vméx cv _ VCV

(L/2) - (h/2) ~ (L/2)

Fuerza cortante maxima debido a la carga muerta: (V max cym ).

Vinax cm _ Vem

(L/2) — (h/2) ~ (L/2)

6.4. Cortante Ultimo Méximo ( Vu).-

El disefio a cortante se basa en la relacion:
Vi< (V)
Donde:
Vu = Fuerza cortante total aplicada a la seccion por las cargas mayoradas.

Vn = Resistencia nominal a cortante, igual a la suma de las contribuciones del

concreto y del refuerzo en el alma
¢ = Factor de la reduccion de la resistencia, igual a 0,85 para cortante.
Vu=14*(Vinsxrp + Vinaxem ) + 1,7 * (Vinaxcv)
6.5. Resistencia Nominal al Cortante( Vn).-
Se la calcula de acuerdo a la siguiente relacion:

Vn=Vc+Vs



Donde:
Vn = Resistencia nominal al cortante, igual a la suma de las contribuciones del
concreto y del refuerzo en el alma.
V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo para
cortante.

6.5.1. Resistencia Nominal al Cortante proporcionada por el Concreto. Célculo
de (Vc).-

La resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto ( V¢ ), es la fuerza
cortante que resiste el concreto después de que ocurre el agrietamiento, equivaliendo

al cortante generado por la primera grieta diagonal.

Hay 2 tipos de grietas diagonales originadas y resistidas por ( Vci ) que es el cortante
que resiste el concreto para la grieta por flexion-cortante. Y ( Vcw ) el cortante que

resiste el concreto para una grieta por cortante en el alma.

6.5.1.1. Cortante que resiste el concreto para una grieta por Flexion-Cortante
(Vci).-

Es una fuerza cortante nominal, que se inicia en grietas de flexion casi verticales en la

cara a tension de la viga. Este fendbmeno es comdn en vigas con presfuerzo bajo.
La siguiente relacion nos proporciona un valor cuantitativo:
Vci =0,159 «+/fc'*b,, xd + Vo + Vcr
Donde:
fc’ = Resistencia caracteristica del hormigén a la compresion a los 28 dias.
Para concreto de pretensado se consider¢ de 350 Kg/cm?
bw = Ancho del alma. Ancho de la seccion rectangular o el espesor del alma.

Se tienen dos almas a considerar para los célculos.



d = Segln el Cddigo A.C.1., la profundidad efectiva para célculos de cortante

sera:
d=0,8xh

Esta profundidad efectiva se considera desde la cara en compresion del miembro
hasta el centroide del acero de presfuerzo. También se denomina “ altura efectiva *

desde la cara a compresion.

Vo = Fuerza cortante producida por la carga de la viga por la cual se forma la

grieta por flexidn en la seccién que se estudia.
Se calculara sin factor de carga.
Cortante maximo a ( h/2) debido al peso propio:
= Vo = Vipax pp

Vcr = Fuerza cortante adicional correspondiente al agrietamiento por flexion,
capaz de generar la fisura inclinada producida por la carga muerta mas carga

viva.

_ Vemseov

VCT * MCT‘

MCM+CV

Donde:
Vemscv = Fuerza cortante debida a la carga muerta mas la carga viva

Mcm+cv = Momento flector debido a la carga muerta mas la carga viva.

Vemsev = Vimaxem + Vinax cv

Ademas:

h h?
Meyicy = Vem +Vep) * (E) = (qcm + 9qcv) * <7>

Mcr = Momento de agrietamiento debido a cargas sobrepuestas muertas

y vivas. Momento adicional que provoca la fisura por flexion.



Mer = (55) * (15915 VI + fapy )

Donde:

fc’ = Resistencia caracteristica del hormigén a la compresion ( 350 Kg/ cm?)
yi = Distancia desde el centroide del concreto a la fibra inferior, cara en tension
(120,06 cm)

foor = Esfuerzo de compresion en el concreto en la fibra inferior debido

solamente al pretensado final ( n*Pi ), para la seccidn dada.

_ nmxPi mxPixe
ooy = =45 Si

Donde:

e = Excentricidad en la seccion considerada.

x x? h
€ =4xey;y* Z_ﬁ ) x:E

x = Distancia desde un extremo de la viga a la seccién considerada.

Se supone la primera seccién critica localizada a una distancia ( h/2 ) de la cara del

apoyo.

f,0 = Esfuerzo de flexion en el concreto en la fibra inferior debido al peso
propio. ( Mpp ) corresponde al momento por peso propio en la seccion

considerada. Y produce un esfuerzo de tension en la parte inferior de la viga.

Mpp
fz,o = ;

Si

h h?
Mpp = Vpp * (E) —qpp * 2

Reemplazando valores en la ecuacion de ( Mcr ):




Mer = (55) * (15915 VI + fapy )

Reemplazando valores en la ecuacion de ( \Vcr):

VCM+CV
Ver = M * My
CM+CV

Reemplazando valores en la ecuacion de ( \Vci ):
Wi=0J59*J7?*bw*d+Vo+Vm'

6.5.1.2. Cortante que resiste el concreto para una grieta por Cortante en el Alma

(Vew).-

Se refiere a una fuerza cortante que provocara la formacion de las grietas por

cortante en el alma.

Se considera una fuerza cortante nominal, que origina las grietas en el alma por la

alta tension diagonal.
Esta fuerza cortante forma grietas en vigas con almas delgadas y sometidas a altas
fuerzas de prersfuerzo.
Vew = (0,928 +\/fc' +0,3 % fpc) x b, +d +Vp
Donde:

fc’ = Resistencia caracteristica del hormigén a la compresion, para pretensado

es de 350 Kg/cm?

foc = Esfuerzo de compresion en el centroide de la seccion de concreto debido

a la fuerza pretensora efectiva ( Pe = n*Pi ).

( foc ) representa el esfuerzo de compresion en el concreto después de las
pérdidas de pretensado, en el centroide de la seccion de concreto (0 en la unién
del alma y del ala cuando el centroide cae dentro del ala)

_n*Pi
~ Ac

fpc



bw = Ancho del alma. Ancho de la seccidn rectangular o el espesor del alma.

d = Segun el Codigo A.C.1., ( d) se define como la profundidad efectiva para
calculos de cortante. Esta profundidad efectiva se la considera desde la  cara

en compresion del miembro hasta el centroide del acero de presfuerzo.
Se denomina también “ altura efectiva “ desde la cara a compresion.

( h) representa el peralte total de la viga; la altura con respecto de la seccion

transversal de la viga

Vp = Componente vertical de la fuerza pretensora efectiva ( Pe ) después de

las pérdidas de pretensado, considerada en una seccion.

El tenddn transmite una fuerza cortante igual a la componente vertical de la

fuerza pretensora.
Vp = Pe *x sena

Conviene dividir la fuerza de pretensado efectiva ( Pe ) en sus componentes, en las

direcciones vertical y horizontal.

a = Es el angulo de inclinacion del centroide del tendén en la seccion en

particular.
Puesto que ( o ) es generalmente muy pequefio:
= cosa=cos0 =1
Por lo tanto se puede asumir (H) =(P)

Esquematizando el anélisis:

Figura 6.3.

Disposicion de la Fuerza Efectiva de Pretensado en una Viga Presforzada



7

\%\ H=Pe*cos
I

Vp Pe V=H*tgcx Pe
Vp=Pe*senc/ V=Pe*senci

Analisis de la “ Trayectoria del Cable “:

Figura 6.4.
Esquema de la Disposicion de la Trayectoria Parabolica del Tenddn
©
h € max @
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Donde se tiene:
emax = Excentricidad maxima préactica ( 114,06 cm equivale a 1,1406 m)
Segun la ecuacion de la parabola que pasa por 3 puntos:
y=Axx*+Bxx+C
Considerando los puntos notables, cuyas coordenadas serian:
P=(x;y)

Reemplazando los valores de los puntos notables en la ecuacién de la parabola, se
obtendran las incognitas restantes ( A ) y ( B ), con las ecuaciones respectivas se

resuelve un sistema de ecuaciones.
Reemplazando estos valores en la ecuacion de la parabola que pasa por 3 puntos:

y=Axx*+Bxx+C



Anélisis del “ Angulo de salida del tendén “ (  ): Se deriva la ecuacion anterior para

obtener la pendiente y por ende el angulo de salida del tendon.

Considerando el punto de salida del tendon equivalente a un extremo de la viga, se

tiene:

=y =tga
= a= arctg (a)

Sustituyendo el valor obtenido de ( a ) juntamente con el de la fuerza de pretensado

efectiva ( Pe ), en la ecuacion de la componente vertical de( Pe ), se tiene:
Vp = Pe * sena

Resolviendo la ecuacién para la fuerza cortante que provoca las grietas en vigas con

almas delgadas y sometidas a altas fuerzas de prersfuerzo.
Vew = (0,928 «+/fc' + 0,3 « f,c ) * by, *d + Vp

El valor de ( Vc), la resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto,

debe tomarse como el menor de los valores obtenidos de ( Vci ) y (Vew ).

El célculo de ( Vci ), ( Vew ) y ( Mcr ) para una viga presforzada es un proceso

oneroso porque muchos de los parametros varian a lo largo del eje del elemento..

En casos practicos, los valores mencionados pueden encontrarse en intervalos
discretos a lo largo de la luz, como a (L/2), (L/3), (L/6) ya (h/2) de la cara del
apoyo

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson )

6.5.2. Resistencia Nominal al Cortante proporcionada por el Refuerzo para
Cortante( Vs).-



(Vn) es la resistencia nominal al cortante, y es igual a la suma de las contribuciones

del concreto y del refuerzo en el alma.
Vn=Vc+Vs
Donde:

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo para

cortante.
V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.

Para considerar el calculo de ( Vs ), cuando se emplea el refuerzo por cortante

perpendicular al eje del miembro, su contribucidn a la resistencia al corte es:

Av = f, «d
Vs = —
y 3

Reemplazando la relacién de ( Vs ) en la ecuacion de (Vn), se tendra:

Av+f, +xd
Vn=<+>+Vc

Como se indico, el disefio a cortante se basa en la relacion subsiguiente, de acuerdo

al criterio del cortante Ultimo maximo:
Vu=¢*Vn
Donde:

Vu = Fuerza cortante total aplicada a la seccion por las cargas mayoradas. Cuyo

valor calculado es igual a (81 084,83 Kg ).

Vn = Resistencia nominal a cortante, igual a la suma de las contribuciones del

concreto y del refuerzo en el alma.
¢ = Factor de la reduccion de la resistencia, igual a 0,85 para cortante.

Y en el caso limite de esta inecuacion, realizando las respectivas sustituciones, se

tendria:

Vu=¢p+xVn=¢*+(Vs+Vc)



= Vu= ¢+

Av «f, xd
<—S >+Vcl

La variable ( Av ), que se define como el area requerida para la seccion transversal de

un estribo se puede lograr despejando de la anterior ecuacion, entonces:

_(Vu—¢=Vc) xS
¢ fyxd

En los casos practicos de disefio, se escoge una seccion tentativa para estribo, para el

cual se determinaria el espaciamiento requerido:

S:(I)*Av*fy*d
Vu—-¢=*Vce

De acuerdo a la norma A.S.T.M. ( American Society of Testing Materials ), y donde:

- Adoptando un diametro de acero de refuerzo de ( 3/8” ) cuya drea nominal es
igual a 0,71 cm? . y como se tienen dos almas, se tendra un é&rea de acero de

refuerzo que resista al corte.

fy = Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo para estribos ( Grado 60 =

4 200 Kg/cm?).

d = Peralte efectivo, se lo considera desde la cara en compresion del miembro

hasta el centroide del acero de presfuerzo.
Donde el peralte total se representa por la letra ( h).

Reemplazando los correspondientes valores en la ecuacion para el espaciamiento de
estribos, (S).

Al obtener un valor negativo, no se requiere armadura de corte (Vs ).
= Vs=0

Se acota que el valor de ( *VV¢ ), la resistencia nominal al cortante debido al concreto
ya es mayor que ( Vu ); la fuerza cortante total aplicada a la seccion por las cargas

mayoradas, se verifica en la relacion:



Vu<¢p+xVn=¢*+(Vs+Vc)
6.6. Refuerzo Minimo en el Alma.-

En todos los miembros de concreto presforzado se debe proporcionar por lo menos
una cierta area minima de refuerzo por cortante. De acuerdo al Cddigo A.C.I., esto
sucede cuando la fuerza cortante factorizada total ( Vu ) es mayor que la mitad de la

resistencia al cortante proveniente del concreto ( ¢*Vc).

Sin embargo, basandose en su efectivo comportamiento, se exceptian de este

requerimiento, refuerzo minimo, los siguientes tipos de miembros:
- Losas y zapatas.

- Construcciones de viguetas de concreto ( se incluyen miembros nervados tales

como trabes doble T ).

- Trabes con un peralte total ( h ) no mayor que el més grande de los

siguientes valores:
-107 (25,4 cm).
- 2% veces el espesor del patin.
- (1/2) del espesor del alma.

El area minima que debe de proporcionarse como refuerzo para el cortante en la

generalidad de los casos, debe ser igual al menor valor de:

Ap * fpu * S
= —%
80« f,«d

Donde:
Aps = Area de la seccion transversal del acero de presfuerzo.
fpu = Resistencia Ultima de tension del acero de presfuerzo.
fy = Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo del estribo.

d = Peralte efectivo.



bw = Ancho del alma.
S = Espaciamiento de la armadura de refuerzo ( estribos ).

El Cddigo A.C.I. tiene restricciones para el espaciamiento maximo del refuerzo del
alma, para asegurarse que cualquier grieta diagonal sera atravesada por lo menos por

una minima cantidad del acero de refuerzo del alma.

Para miembros presforzados, este espaciamiento maximo ( S ) no debe exceder el

menor de los siguientes valores:

60cm
0,75« h

s<{
Donde:
h = Peralte total.
Reemplazando en la ecuacion del area de la seccion transversal del acero de refuerzo
(Av):

Aps * fpy xS
= —_ %
80« f,xd

De acuerdo a la norma A.S.T.M., se adopta un area igual o mayor a la calculada

anteriormente.

Entonces refiriéndonos a la tabla “ Aceros de Refuerzo “ corresponderia un area de

refuerzo para estribos. Por rama ( nervio ) doble, al ser una viga doble T.



CAPITULO VII
ANALISIS Y DISENO A LA FLEXION
METODO DE DISENO A LA RESISTENCIA



7.1. Comportamiento bajo Sobrecarga y Resistencia bajo Flexion.-

En la condicion de sobrecarga, en un estado de agrietamiento parcial estas no

ocasionan la falla debido a la presencia del acero.

El acero sujeto a tension trabaja con el concreto que esta sujeto a compresion,

formando un par de fuerzas internas, el cual resiste el momento que origina la carga

aplicada.
Figura 7.1.
Viga de Concreto Presforzado a la Carga Maxima de Flexion.
Equilibrio y Distribucion de Esfuerzos en Media Viga
€
§ C
T
i
Donde:

T = Fuerza de tensién que obra en el acero.
C = Fuerza de compresion. Resultante compresiva en el concreto.
z = Brazo del momento del par de fuerzas

Se puede observar el tipo de distribucion del esfuerzo en el concreto en la zona de

compresion, en el momento de la falla.

En la etapa de carga ultima, cuando la viga esta en el punto de falla incipiente por
flexion, esta actuando una carga factorizada que es un mudltiplo de la carga de

servicio esperada.
Mu=Cx+xz=T=x*z

Donde:



Mu = Momento resistente Ultimo o de falla.

Para obtener las cargas factorizadas se dan factores de carga mayores a la unidad a las
cargas muertas calculadas y a las cargas de servicio especificadas. Para que el

miembro sea capaz de resistir en el momento de la falla incipiente.
Mu=1,4«(Mpp+Mcy)+1,7+(Mcy)
Mu < ¢ *Mn
Donde:

Mu = Resistencia requerida a la flexion, en el caso cuando se sobrecarga la

estructura. Implica las cargas factorizadas.

Mn = Resistencia nominal a la flexién. Valor obtenido de acuerdo a los
conocimientos del comportamiento estructural y de la resistencia de los

materiales.

¢ = Factor de reduccién de la resistencia. Con un valor de 0,9 que reduce el
valor de la resistencia nominal para obtener la resistencia de disefio a

flexion.
Las vigas presforzadas se pueden dividir en 2 tipos:
7.2. Clasificacion de las vigas presforzadas segun su tipo de falla por flexion.-
7.2.1. Vigas presforzadas subreforzadas.-
La falla se inicia con la fluencia del acero de tension.

Las grandes deformaciones del acero, perjudiciales, producen un aviso previo con
agrietamiento visible y una deformacién considerable antes de que se alcance la carga

de falla.

Salvo casos excepcionales, las vigas de concreto presforzado son subreforzadas.
Cuando el concreto alcanza su deformacion limite a compresién,el esfuerzo en el

acero ( fps) esta entre (fpy ) y (fpu).



7.2.2. Vigas presforzadas sobreforzadas.-

Fallan cuando el concreto alcanza la deformacion limite de compresion para una

carga a la cual el acero esta aun por debajo de su esfuerzo de fluencia.
Este tipo de falla ocurre subitamente.
7.3. Bloque Rectangular de Esfuerzos Equivalentes.-

La distribucion real de los esfuerzos de compresiéon, en una viga, pueden
reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos de

compresion, que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de:
0,85 = fc'

Hasta una profundidad ( a ) del bloque equivalente de esfuerzos de compresién en la

falla.

A continuacion se hace una representacion grafica de como se concibe el bloque

rectangular de esfuerzos equivalentes:

Figura 7.2.

Esquema del Bloque Rectangular de Esfuerzos Equivalentes

1 F Wy |
fc D,&fc
d 2
Aps d-(a/2)
® T »-T
b Eje Neutro en la
condicion de la falla
Donde:

b = Ancho de la cara a compresion de la viga
Aps = Area del acero de presfuerzo

d = Canto util.



H = Altura de la seccion transversal de la viga.
a= Profundidad del bloque equivalente de compresion en la falla.
7.4. Ecuaciones del Codigo A.C.1. para la Resistencia a la Flexion.-
Mu < ¢+ Mn
Mu=1,4(Mpp+Mcy)+1,7+«(Mcy)

Respecto de las cargas actuantes. Considerando una viga simplemente apoyada, el
momento flector maximo en centro luz se representa de la siguiente manera:

q*L’

M =
8

Donde:

M = Momento flector maximo en el centro de la viga respecto de una viga

( pasarela ) simplemente apoyada
g = Carga uniformemente repartida sobre la viga ( pasarela )
L = Longitud total de la viga ( pasarela ).

Se realizara la aplicacion de la ecuacion citada para cada caso, es decir, para el peso

propio, carga muerta y carga viva.

Sustituyendo los respectivos valores en la ecuacion de la resistencia requerida a la

flexion consistente en las cargas factorizadas ( Mu ), se tiene:
Mu=1,4(Mpp+Mcy)+1,7+«(Mcy)
Se aplicara si el presfuerzo efectivo (o final ) en el acero ( fpe ) no sea menor que
(0,5*fpu ), entonces:
fre > 0,5+ fpu
Donde:

fpu = Resistencia ultima de tension del acero de presfuerzo.



El texto “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “ de A. Nilson, requiere el
uso del “ Sistema Inglés ( U.S. Customary System, U.S.C.S. ) o Sistema Britanico,
que actualmente ademas del “ Sistema Internacional de Unidades “ ( SI), resultado de
la evolucion del sistema fisico llamado ( MKS ), o sea metro-kilogramo-segundo. Y

corresponden a los 2 sistemas de unidades usuales en la practica de la ingenieria.
Los célculos subsiguientes requieren de esta aclaracion.

n * Pi

fpe = Aps

Ademas, se tiene que la resistencia Gltima minima a la tension del acero de

pretensado ( fpu ) es del Grado 270, entonces se tiene:
fPUGrado 270 = 270Ksi = 270.000 b /pulg?
Sustituyendo estos valores en la relacion descrita:
fre > 0,5+ fpu
Donde:
fpe = Esfuerzo de pretensado efectivo. Debido a ( Pe).

fpu = Resistencia Gltima minima a la tension del acero de pretensado. Grado
270 que equivale a 270 000 Ib/pulg®.

Para el célculo del esfuerzo en el acero cuando la viga falla ( fps ), se tienen dos
opciones; para tendones adheridos y para tendones no adheridos. Pero en ninguno de

los 2 casos, ha de suceder que:

fpy
fps > {fpe +60.000

Ecuaciones predeterminadas en [ 1b/pulg? ]
Donde:

fpy = Resistencia de fluencia del acero de pretensado. Lo minimo especificado
segun norma ASTM A416 para cables.



fpy =0,85xf,,

O idem, en unidades de uso comun del “ Sistema Inglés ( U.S. Customary System,
U.S.C.S.) o Sistema Britanico:

a) Esfuerzo en el Acero a la Falla ( fps ) para tendones adheridos:

Natural en vigas pretensadas, y normal para vigas postensadas, donde los tendones

son inyectados con morteros después que se tensan.

u
fps=fpu*<1—0,5*pp*%>
b) Esfuerzo en el Acero a la Falla ( fps ) para tendones no adheridos.-
= +10.000 + fe

Donde:
fps = Esfuerzo en el acero cuando la viga falla

fpu = Resistencia Gltima minima a la tension del acero de pretensado. Grado
270 que equivale a 270 000 Ib/pulg®.

fPUGrado 270 = 270 Ksi = 270 000 Ib/pulg?

fc’ = Resistencia caracteristica a la compresion del hormigoén de pretensado

(350 Kg/em? = 4 978,12 Ib/pulg?)

fpe = Esfuerzo en el acero debido a la fuerza de pretensado efectiva, después
de todas las pérdidas.

p = Porcentaje de acero de presfuerzo.

_ Aps
Pr=pid

Donde:

Aps = Area total del acero de pretensado (33,29 cm? = 5,16 pulg? )



b = Ancho de la cara a compresion de la viga ( 250 cm = 98,42 pulg )

d = Canto util que resulta de restar de la altura total de la viga ( h ), el

valor del recubrimiento (r).
d=h-r
El calculo de la cuantia de acero de pretensado sera:

_ Aps
Pr=ped

Caélculo de ( fps), el esfuerzo en el acero cuando la viga falla, en el caso de tendones

adheridos.

fps=fpu*(1—0,5*pp*%)

Considerando los valores limites:

fpy
fps * {fpe +60 000

A continuacion se procede a calcular el indice de refuerzo:

fps
fc

Si el resultado es menor a 0,3, la viga es subreforzada. Y se utilizaria una de las

Indice de refuerzo = p, *

siguientes ecuaciones para calcular la resistencia nominal a la flexion (Mn).

a).- Para vigas de seccion transversal rectangular, T o I, donde ( a ) la profundidad
del blogue rectangular de esfuerzos equivalentes es menor que ( hf), que representa

el espesor del patin a compresion.

Mn:Aps*fps*(d—g)

b).- Para miembros con patines de vigas T o | donde ( a ); la profundidad del
bloque rectangular de esfuerzos equivalentes es mayor que ( hf) que simboliza el

espesor del patin a compresion.



Mn=pr*fps*(d—g)+Apf*fps*(d—%)

Obteniendo el valor del indice de refuerzo que sera:

Indice de refuerzo = p,, * @
P fC
Ademas si:
fps .
hf <1,4%dx*pp* fe = a>hf = Usar la ecuacion b)
fps .
hf > 1,4+ d * pp * F = a<hf = Usar la ecuacion a)

Donde:

hf = Representa el espesor del patin a compresion.

Entonces, procediendo de manera correspondiente:
anAps*fps*(d—g)
2

_ Apsxfps
*=0,85+fc *b

Mu < ¢+ Mn
Por lo tanto, no se requiere armadura suplementaria ( armadura pasiva ) a la flexion.
7.5. Armadura Minima a Flexion.-
AS;in = 0,004 % A
Donde:
A = Area de la zona de la seccion transversal entre la cara a tension por

flexion y el centroide de la seccion transversal bruta del concreto. Zona
achurada en la siguiente grafica.



Figura 7.3.

Esquema del Area para determinar la Armadura Minima a Flexion
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Realizando los célculos necesarios para determinar el area achurada correspondiente
a (A), antes definida.

Figura 7.4.

Detalle del Area a determinar para hallar la Armadura Minima a Flexion

1.8m
1.2m

RO

S

o
=
n
g




Calculando el valor de (A ), el area ( A) achurada de las dos almas, se determinara
mediante relaciones trigonométricas. Por lo tanto, la armadura minima estimada sera

obtenida.

El nimero de barras se determinan de la siguiente manera:

Ne fierros =



CAPITULO VIII
CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL



8.1. Caracteristicas del Proyecto.-

El presente trabajo se enfoca principalmente en el analisis y el disefio analitico, por

los métodos de los esfuerzos permisibles y de las cargas ultimas, aplicadas a una viga

de concreto presforzado, constituyéndose este elemento en la superestructura,

conformando asi, un puente pasarela para peatones. La infraestructura se conforma

de columnas de hormigon armado con sus respectivas fundaciones ( zapatas ). Los

accesos consisten en escaleras de hormigon armado. Todos los elementos contemplan

los aspectos de funcionalidad, economia, y se adecUan estéticamente al entorno.

A continuacion se enuncian algunos de los aspectos preponderantes del sistema

constructivo, consistente en el hormigon presforzado, en progresivo desarrollo en

nuestro medio.

350

un

de

- Viga simplemente apoyada de hormigon pretensado ( postesado ).
- Seccion transversal tipo doble T.
- Cemento Portland tipo Ill, de alta resistencia.

- Concreto de alta resistencia con una resistencia a la compresién ( fc’ ) de
Kg/cma2.

- Acero de presfuerzo ASTM A416 ( Cable de 7 alambres ). Grado 270 con

diametro de 0,67, de alta resistencia.
- Armadura postesa con tendones adheridos.

- Se utilizaran las especificaciones del Codigo A.C.I. P.C.I.; Normas
AASH.T.O.

- Hormigdn Armado con una resistencia a la compresion caracteristica ( fc’ )

210 Kg/cmz.

- Acero Estructural para Infraestructura y Superestructura con una resistencia a
la fluencia ( fy ) de 4 200 Kg/cm2.

-Accesorios y Complementos para Pretensados



- Vainas corrugadas de 7cm de diametro
- Anclajes de 12 cables tipo Freyssinet
8.2. Célculo de las Propiedades Geométricas de la Seccidn.-

La seccidn transversal “ Doble T ” a ser disefiada Se acota a continuacion, la misma
que cumple con los requerimientos y condiciones de disefio, en base a los métodos de

disefio citados.

Figura 8.1.

Disefio de la Seccion Transversal de la Viga ( Puente Peatonal )

25m
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0,2 m 0,2 m
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’ 1,26 m
A | | I

0,15 D,Lm

A continuacion, se tabulan los valores y resultados de la secciobn geométrica,

graficada anteriormente:



Tabla 8.1.

Propiedades Geométricas de la Seccion Transversal de la Viga Pretensada

( Pasarela Peatonal )

Seccion N° de Area Si Ai*3i | Ai*@Gi)y
Base (cm) | Altura (cm) | Secciones | (cm?) (cm) (cm3) (cm?)
250 10 1 2500 185 462500 85562500
ig 180 2 6300 94,28571429 | 594000 56005714,3
h= 190 YAc= 8800 >Q= 1056500

Continuando en secuencia con la tabla anterior:

(1X)i

(cm®)

(cm?)

20833,3333

85583333,33

16894285,7

72900000

dYIx =

Donde:

158483333,3

0 = Distancia vertical desde el eje X al centro de gravedad de cada seccion

(i).

X = Eje de referencia para el calculo del centro de gravedad de la seccion

transversal de la viga.

Q = Primer momento estatico del area de la seccion.

Teorema de Steiner:

(Li=1;+ (4) = (87) ,

I.=1,—(A) * (¥?)

Las areas y momentos de inercia de las figuras constituyentes de la seccion

transversal de la pasarela peatonal ( viga doble T ), son:




- El patin superior de la seccién transversal, es rectangular:

A=bxh it
A T

- Las almas de la seccion doble T, corresponden a una seccion trapezoidal:

A_h*(a+b) _ I_h3*(a2+4*a*b+b2)
-T2 P E 36+ (a+b)

Distancia del centroide de la seccion transversal ( centroide del concreto ) a la fibra
inferior: (i)

ZQ 1056500 cm®

_ A0 _ = 120,06
Yi= ¥4, ~ 8800 cm? am

Distancia del centroide a la fibra superior: (ys)

ys=h—y; =190 cm — 120,06 cm = 69,94 cm

Momento de inercia respecto del eje centroidal de la seccion: (Ic)

I.=1,—(A.) * (y?) = 158 483 333,3 cm* — (8800 cm?) = (120,06 cm?) =
I. = 31643 304,92 cm*
Madulo de la seccion respecto de la fibra superior: ( Ss)

oo lo_1584833333cm*
$=3%. 77 6994cm S em

Maodulo de la seccion respecto de la fibra inferior: ( Si)

. I, 1584833333 cm* 5
Si=—= = 263 569,41 cm
Vi 120,06 cm

Limites del nucleo central de la seccion:

Respecto al borde superior: ( ks)

Si 26356941 cm?
ki =—= s— = 29,95cm
A, 88000 cm




Respecto al borde inferior: (ki)

K = Ss 452414,43cm3_ 5141
i T A, T T T 8800emz | o em

Eficiencia de la seccion: ( Q")

2 (Ic/Ac) (3164330492 cm*/8800 cm?)
Ys*¥i  Ys*Y¥i 69,94 cm * 120,06 cm -

Q = 0,43

8.3. Calculo de las Cargas.-
Los procesos subsecuentes se fundamentan en el apartado 3.8 “ Cargas de Disefio
8.3.1. Cargas Muertas o Acciones Permanentes.-
8.3.1.1. Peso Propio ( P.P.).-

Y Hepo = 2.400 Kg/m® ( Peso especifico del Hormigén Pretensado )

P.P.= (A.) * (Yhepe)

= P.P.= (4,) * (¥yopo) = (0,88 m?) * (2.400 Kg/m?) = 2112 Kg/m
8.3.1.2. Carga Muerta (CM ).-
8.3.1.2.1. Barandado ( Qg ).-
8.3.1.2.1.1. Célculo de la sobrecarga de uso por metro lineal en los barandados

(dsce):

Considerando los dos barandados a cada lado de la pasarela. Se hara referencia a la
sobrecarga vertical. Las sobrecargas horizontales se contrarrestaran con momentos

originados por aspectos constructivos.
qscg = (2 barandados ) * (75 Kg/m) = 150 Kg/m

8.3.1.2.1.2. Célculo de la carga muerta del barandado por metro lineal de

pasarela ( gpp B):
Calculo del peso propio del barandado por metro lineal de pasarela ( gpp g ):

Yacero = 7.800 Kg/m?® ( Peso especifico del acero galvanizado )



Ditubo de acero = 0,05 m ( Didmetro externo del tubo de acero
galvanizado )
Etubo de acero = 0,003 m ( Espesor del tubo de acero galvanizado )
Célculo del didmetro interno del tubo de acero: ( dint tubo de acero )
dint. tubo de acero = 0,05m — (0,003 m) » 2 = 0,044 m
Célculo de la seccion transversal del tubo ( corona circular ): ( Atransv del tubo )

* (D? — d?)

Atransv del tubo = 4

m*[(0,05m)? — (0,044 m)?] ~
= Atransv del tubo = 4 = 4,43 x 10 4 m?

Célculo de la carga por metro lineal del barandado (qpp ).
qrp B = (Atransv det tubo ) * (Yacero)
= qppp = (4,43 x 107* m?) * (7.800 Kg/m?®) = 3,45 Kg/m

Segln las normativas expuestas, se adopta una altura de 1,2 metros. Por lo tanto, se

tienen 10 metros lineales de tubo por un metro lineal de pasarela, entonces se tiene:
= qppp = (10) * (3,45 Kg/m) = 34,55 Kg/m

Célculo de la carga total por metro lineal del barandado ( gtg ), que resulta de la suma

de la sobrecarga en los barandados y el peso propio de los mismos.

qrs = (qsc8) + (qpp )
= qrp = (qscs) + (qpp) = 150Kg/m + 34,5Kg/m = 184,55 Kg/m
8.3.1.2.1. 3. Anélisis del Barandado:
Verificando si la seccion seleccionada para el tubo resiste a las cargas calculadas:
Modulo de seccion (S ):

Seccién de un cilindro hueco.



G T [(D/2)* - (d/2)*]
- 4% (D/2)

_ m*[(0,05m/2)* — (0,044 m/2)*]
=S5= 4+ (0,05m/2)

=4,91x10"°m3

Viga apoyada-empotrada: Referencia obtenida de trabajos de tesis.
L =0,5m ( Separacidn entre los postes de acero )
q = qre= 184,55 Kg/m ( Carga total por metro lineal de barandado ).

q*L?
M =
10

Y = (184,5 Kg/m) = (0,5 m)?
B 10

=4,61Kg/m

Condicion de resistencia. Analisis del Barandado:

( Ref. “ Mecanica de Materiales “; Gere — Timoshenko )
fy = 280 MPa = 28 000 000 Kg/m? = 2.800 Kg/cm? ( Esfuerzo admisible
en tension del acero inoxidable galvanizado )

( Ref. “ Mecanica de Materiales ““; Gere — Timoshenko )

S>M
=7,

4,61 Kg/m
= S§=491+x10"°m3> 9/

> >=1,65%x10""m>  OK!
28000 000 Kg/m

Por lo tanto la seccién del material escogido ( tubo de acero galvanizado ) resiste las
cargas concurrentes.

Resultando la carga muerta ( CM ), a tomarse en cuenta para el célculo, por metro

lineal de pasarela peatonal
CM = qrp

= (M =q;5 = 184,55 Kg/m



8.3.2. Cargas Vivas 0 Acciones No Permanentes (CV ).-
8.3.2.1. Sobrecarga de Uso ( gsc ).-

Al no indicarse en forma precisa, un predeterminado valor para esta carga, se
describiran valores referenciales obtenidos de bibliografias, y en concordancia con el
Codigo A.C.1.

Para luces mayores a 30,01 m la carga viva aplicada sobre la acera se calcula segun:

4461) (16, 8 — w>
£

p= (146’3 I 1520
Donde:

p = Carga viva en [ KN/m? ]. Como méximo un valor de 2,9 KN/m? ( 290
Kg/m?)

L = Longitud cargada del miembro a verificar en metros

w = Ancho de la acera, en metros.

4461) (16, 8—-2,5m
ES

= (14
=P ( 6.3+ 2om 1520

) = 2,426 KN/m?

Realizando los respectivos célculos, para el tema en estudio, se obtiene un valor de
2,426 KN/m2 ( 247,32 Kg/m? ), para una longitud de 40 m y un ancho de calzada de
2,5 metros.

( Ref. ““ Puentes “; H. Belmonte; pag. 68 )

Para vias peatonales y plataformas elevadas presentan una minima carga viva
uniformemente distribuida de 50 Ib/pie? ( 245 Kg/m?)

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; H. Nilson — G. Winter; pag. 9)
En nuestro medio, por lo general se suele usar un valor de 400 Kg/m?.

Se adoptara para el disefio de la pasarela peatonal el valor de 245 Kg/m? como
sobrecarga de uso, sobre un ancho de pasarela de 2,5 m. Basandome en un criterio

cavilado.



Por lo tanto la sobrecarga de uso ( carga viva en la pasarela ) por metro lineal de

pasarela serd, ( gsc ):
= qsc = (245 Kg/m?) * (2,5m) = 612,5 Kg/m
8.3.2.2. Accidn del Viento (qv ).-

En el analisis de la presion dinamica del viento:

Donde:

w = Presién dinamica del viento en ( Kg/m?) en los puntos donde la velocidad

se anula.
v = Velocidad del viento en unidades ( m/s).

La presion dindmica que se considerard en el célculo de una estructura, estd en
funcion de la altura de su coronamiento y de su situacion topogréfica, segun la Tabla

3.12. Presion Dinamica del Viento; pagina 154 :

Presion Dinamica del Viento
Altura de coronacion de Presion
la estructura sobre el | Velocidad del viento | dinamica
terreno en [ m ], cuando (v) del viento
la situacién topogréafica
es: (w)
Normal Expuesta | [m/s] | [ Km/h] [ Kg/m?]
0alo0 28 102 50
11a30 34 125 75
31a100 0a30 40 144 100
> 100 31a100 |45 161 125
> 100 49 176 150

El caso que tratamos se circunscribe a una estructura expuesta y con una elevacion

entre 0 a 30 m.; por lo tanto, la presion dindmica del viento sera:



w = 100 Kg/m?

Al respecto de la sobrecarga del viento sobre un elemento superficial; el viento
produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a
barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria ( p ) en ( Kg/m? ) en la
direccién de su normal, positiva ( presion ) o negativa ( succion ), de valor dado por

la expresion:
p=c*xw
Siendo:
w = Presion dindmica del viento.

¢ = Coeficiente edlico, positivo para presién o negativo para succion, que
depende de la configuracion de la construccion, de la posicion del elemento y

del 4ngulo ( a ) de incidencia del viento en la superficie.

Segun la Figura 3.27. « Coeficiente E6lico de Sobrecarga Local en una Construccion
Cerrada” ; pagina 155:

|
CORRIENTE
YIENTO YIENTO
SECCION O PLANTA
i .. Coeficiente eélico en: 1
Situacién
Angulo de incidencia Superficies planas Superficies curvas rugosas | Superficies curvas muy lisas
del viento
A barlovento{ A sotavento |A barlovento| A sotavento |A barlovento | A sotaventa
a cl C._. c! CI C.‘ cl

En remanso

90 —0° +0,8 -0,4 +0,8 -04 +0,8 -04
En corriente

90° +0.8 -04 +0,8 -0.4 +08 -04

80° +0,8 -0,4 +08 -04 +0,8 -04

70° +038 —-0,4 +038 -0,4 +0.4 -04

60° +0,8 —-0,4 +0.4 -0.4 0 -04

50° +0,6 —-0,4 0 -0,4 -04 -04

40° +0.4 —0,4 -04 -0.4 -0.8 -04

30° +0.2 -0,4 -0.8 -04 -1,2 -04

20° 0 —0,4 -08 -0,4 -1,6 -20

10° -02 -0,4 -038 -0.4 =20 -20

0° -0,4 —-0,4 -0,4 -0,4 -2,0 -20




Se obtiene un valor de ( ¢), el coeficiente edlico, de 0,8.

Cabe considerar que no se toman en cuenta los dos coeficientes de barlovento y

sotavento, debido a que estos llegarian a contrarrestarse por tener magnitudes iguales.

Por lo tanto, se obtiene un valor de sobrecarga del viento que incide en la estructura,
de:

p=c+w=(08)x(100Kg/m?*) =80 Kg/m*

Para obtener un valor en peso por unidad de longitud de viga, para que se uniformice
con las unidades utilizadas en el presente trabajo, se multiplica el valor obtenido de
la sobrecarga del viento por un area de proyeccion de la construccion en un plano

normal al viento; entonces:
gy = (80Kg/m*)* [(1,9m) = (Im/m)] = 152 Kg/m
( Ref. “ Hormigon Armado “; J. Montoya; pag. 688 )

Por valores determinados por el ( SENAMHI ), se podria prescindir del efecto de esta
carga, debido a que la velocidad del viento, seglin la normativa “ A.A.S.H.T.O. “, se

considera menor a 160 Km/h.

De esta manera se obtiene la carga viva ( CV ) por metro lineal de pasarela peatonal:
CV = qsc

= (V =qs = 612,5Kg/m = 612,5 Kg/m

8.4. Disefio de la Pasarela Peatonal. Método de las Cargas de Trabajo o de las

Tensiones Admisibles.-
8.4.1. Datos Iniciales.-

fc’ = 350 Kg/em? ( Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias, con

respecto a la compresién )

n = 0,8 ( Coeficiente de las pérdidas de la fuerza de pretensado, ( 0,8 ) estimado
para postensado. )

( Ref. “ Hormigén Pretensado *“; Z. Otalora; pag. 71 ).



La suma de todas las pérdidas inmediatas y las dependientes del tiempo,
pueden ser del orden del 20 al 35 % de la fuerza original aplicada

( Ref. “ Disefo de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson.; pag. 38)

Valor que permitira posteriormente determinar la fuerza de pretensado final o

efectiva ( Pe ):
Pe =n x Pi
8.4.2. Cargas Actuantes.-

Se obtuvieron del razonamiento previo del andlisis de las cargas de disefio, apartado

8.3. “ Calculo de las Cargas “, las siguientes cargas por metro lineal de pasarela.

P.P. =2 112 Kg/m ( “ Peso Propio “ de la pasarela peatonal por metro lineal de

la misma)

C.M. = 184,55 Kg/m ( “ Carga Muerta “ en peso de la pasarela peatonal por

metro lineal de la misma, tomando en cuenta el barandado (grs ) )

C.V. = 612,5 Kg/m ( “ Carga Viva “ en peso de la pasarela por metro lineal de
la misma, considerando los efectos de la sobrecarga de uso ( gsc ) )

8.4.3. Momentos Flectores.-

Respecto de las cargas actuantes antes definidas. Se contempla una viga simplemente

apoyada de la que se obtendra el momento maximo en centro luz.

Donde:

M =Momento flector externo resulante de las cargas repartidas sobre el

elemento, en centro-luz

g = Carga uniformemente distribuida. Constituida por las cargas resultantes del

peso propio, carga muerta y carga viva. En Kg/m

L = Longitud. Representa el claro de la viga ( pasarela peatonal ), en metros.



_ (2112Kg/m) * (40 m)?

= Mpp = 3 =422 400Kg.m =42 240 000 Kg.cm
(CM) * L?
My =
cM 3
(184,55 Kg/m) * (40 m)?
= Mcy = 3 =36910,25Kg.m = 3691 024,72 Kg.cm
(V)= L?
cv="g
(612,5 Kg/m) = (40 m)*?
= Mgy = = 122500 Kg.m = 12 250 000 Kg.cm
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8.4.4. Propiedades “ Esfuerzo-Deformacion “ del Acero y del Concreto.-

En el presente estudio se usaran cables de Grado 270, con hormigon de resistencia

caracteristica ( fc') de 350 Kg/cm2.

Con un peso especifico ( densidad idem peso unitario del concreto endurecido idem
peso unitario ) del hormigdn de 2.400 Kg/ms.

8.4.4.1. Acero de Pretensado.-
El Grado 270, acero de alta resistencia, denotado por la abreviatura ( fpu ), donde:

fpu = Resistencia minima a la tensién, idem resistencia ultima minima, idem

resistencia a la tension, idem resistencia tltima del acero de pretensado.
Cables relevados de esfuerzo de 7 alambres ( ASTM A416)
= fyu = 270 Ksi = 270 Klb/pulg® = 18.982,89 Kg/cm®
Proviniéndose el concepto de ( fpy ). Asi:

fpy = Resistencia de fluencia del acero de pretensado. Lo minimo

especificado segin norma ASTM A416 para cables.

fpy = 0,85 fp,



= fpy = 0,85 f,,,, = 0,85 * (18.982,89 Kg/cm?) = 16.135,46 Kg/cm?
El esfuerzo efectivo de fluencia para cables de Grado 270 es:

fpy = 230.000,0 Ib/pulg® = 16.170,61 Kg/cm®

( Ref. “ Disefo de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson ).
Ademas se tiene el mddulo de elasticidad del acero (Ea):

Ea = Sigla que corresponde al médulo de elasticidad del acero, que equivale a

(13 (13
S

( Es ) en otras referencias bibliograficas; la por “ steel ““ (‘acero en inglés )

Para cable trenzado fabricado segun especificaciones ASTM A416
“ Cable trenzado sin revestimiento, de 7 alambres, relevados de esfuerzos para

concreto presforzado “ se tiene un modulo de elasticidad de:

= E, =27.000 Ksi = 27.000 Klb/pulg? = 1 898 289 Kg/cm?>
8.4.4.2. Acero de Refuerzo.-
En hormigon pretensado se utiliza como acero de refuerzo para cortante.

Ademéas como acero suplementario de refuerzo en regiones de alto esfuerzo vy
deformacion local.

fy = Limite elastico de la armadura de corte. Denominado “ Esfuerzo de

13

fluencia del Acero “, utilizado en la elaboracion de estribos que seria la

armadura de refuerzo al corte.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson )

De igual forma, a ( fy ) se lo denomina el “ Esfuerzo admisible en tension del acero

ordinario o de refuerzo “.
= f, =4200Kg/cm?

Lo que corresponde a aceros ordinarios o de refuerzo de Grado 60 ( 60 Ksi ). Acero

de refuerzo mayormente utilizado.



Las dos caracteristica numéricas principales que determinan a una barra de refuerzo

son su punto de fluencia ( fy ) y su modulo de elasticidad ( Ea).

Este altimo es casi el mismo para todos los aceros de refuerzo ( pero no para los

aceros de presfuerzo ).
Ea = Mddulo de elasticidad o mddulo de Young.
= Ea =2038903 Kg/cm?*
8.4.4.3. Caracteristicas Mecéanicas del Hormigon de Resistencia de Uso Comdn.-

El concreto se puede clasificar desde varios puntos de vista, siendo los méas comunes ,

por resistencia, por consistencia y por densidad o peso unitario.
Por resistencia, podemos citar:
- Concreto Normal; con resistencias entre 140 Kg/cm? y 350 Kg/cm?.

- Concreto de Alta Resistencia; con resistencias entre 350 Kg/cm? y 1 000

Kglem?,

- Concreto de Ultra Alta Resistencia; con resistencias superiores a los 1 000

Kglcm?.
Por peso unitario ( peso por unidad de volumen ):
- Concreto de Peso Liviano; cuyo peso unitario es menor a 2 000 Kg/m?®.

- Concreto de Peso Normal; con pesos unitarios entre 2 000 Kg/m® y
2 600 Kg/m®.

- Concreto de Peso Pesado; con pesos unitarios mayores a 2 600 Kg/m?®.

Los cementos Portland, se fabrican en 5 tipos cuyas propiedades se han normalizado

en base a las especificaciones ( A.S.T.M. )de normas para el cemento Portland:

- Tipo I; cemento destinado a obras de concreto en general.



- Tipo Il; cemento destinado a obras de concreto en general y obras expuestas a
la accién moderada de sulfatos o donde se requiere moderado calor de

hidratacion.

- Tipo I11I; cemento de alta resistencia inicial. EI concreto hecho con este  tipo
I11, desarrolla una resistencia en tres dias igual a la desarrollada en 28 dias por
concretos hechos con cemento tipo | o tipo II.

- Tipo 1V; cemento del cual se requiere bajo calor de hidratacion.

- Tipo V; cemento del cual se requiere alta resistencia a la accion de los
sulfatos. Las aplicaciones tipicas comprenden las estructuras hidraulicas
expuestas a aguas con alto contenido de alcélisis y estructuras expuestas al agua

de mar.
8.4.4.4. Caracteristicas Mecanicas del Hormigdén de Alta Resistencia.-
Se tiene:

fc> =Resistencia del concreto a la compresion a los 28 dias.

Para concretos de alta resistencia se determina segun referencia bibliografica:

4.000 Ib/pulg®> = 280 Kg/cm* = 27,46 MPa
5.000 Ib/pulg®> = 350 Kg/cm? = 34,32 MPa
6.000 Ib/pulg> = 422 Kg/cm* = 41,38 MPa

Segun otras referencias, los hormigones para pretensado son denominados de alta

resistencia a la compresion y quedan en el siguiente intervalo:
350 Kg/cm?* < fc' <500 Kg/cm
( Ec) y (fc’) son las propiedades mecanicas mas relevantes del hormigon.

En el presente estudio se usaran cables de Grado 270, con hormigon de resistencia

caracteristica ( fc') de 350 Kg/cm? correspondiente a concretos de alta resistencia.

Con un peso especifico ( densidad idem peso unitario del concreto endurecido idem

peso unitario ) del hormigdn de 2.400 Kg/mé.



fc’ = 350 Kg/em? ( Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias, con

respecto a la compresion para concretos de alta resistencia. )

fci” = Resistencia a la compresion del concreto al momento del presfuerzo
inicial, lograndose una resistencia del 70 % aproximadamente de ( fc’ ) al final

de la primera semana después de la colocacion.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto ““; A. Nilson — G. Winter )

Lo que guarda relacion con lo expuesto en el texto de “ Hormigén Armado “, que
indica que para cemento Portland de alta resistencia, a la edad de 7 dias, se alcanza

una resistencia a la compresién del 75 % al 80 % de la resistencia total.

75 % seria un valor conservador, por lo que el séptimo dia después del vaciado de la

viga, se le transferiria la fuerza de pretensado.
Asi, de la Tabla 3.1. “ Resistencia a la Compresion del Concreto respecto del

Tiempo ”; pagina 106:

Resistencia a la Compresion del Concreto en el Tiempo

Edad del Hormigén [ dias ] 3 7 28190 |360
Cemento Portland de Alta Resistencia 0,55/0,75|1 [1,15|1,2

( Ref. “ Hormigén Armado “; P. Jiménez Montoya; pag. 128 )

Segun el Cédigo A.C.1., en concordancia con las normas americanas.
fci' =0,7 « fc'

= fci'=0,7fc’' =0,7+(350Kg/cm?*) = 250 Kg/cm?

Ademés:

Ec = Modulo de elasticidad del concreto de alta resistencia, también
denominado modulo de la deformacion longitudinal del concreto.

El codigo A.C.I. provee una ecuacion general para hormigones con resistencias

caracteristicas ( fc’ ) > 300 Kg/cm?:

Ec=w'%0,1368 +/f.' = [Kg/cm?]



W = yye = 2.400 Kg/m? ( Peso especifico del hormigén )

fc’ = 350 Kg/cm? ( Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias, con

respecto a la compresion.)

= E; = (2400 Kg/m>)*® % 0,1368 * \/( 350 Kg/cm®) =

= E; =300.910,25 Kg/cm?

8.4.5. Esfuerzos Admisibles en el Concreto en elementos Presforzados sometidos

a Flexion.-

Esfuerzos inmediatamente después de la transferencia del presfuerzo ( antes de que

ocurran las pérdidas del presfuerzo ) no deben exceder los siguientes valores:
(T=0)

06.,=-0,6xf; =—0,6%*(250Kg/cm?)=—150 Kg/cm?

0 = 0,795 x/f,;' = 0,795 x J( 250 Kg/cm?*) = 12,57 Kg/cm?

Esfuerzos bajo cargas de servicio ( después de considerar todas las pérdidas de
presfuerzo )

No deben exceder los siguientes valores:

o =—0,45+ f' = —0,45+ (350 Kg/cm®) = —157,5 Kg/cm®

oy = 1,591 %/ f.' = 1,591 « \/( 350 Kg/cm?) = 29,77 Kg/cm?*

Donde:

0 adm ¢i = Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la

transferencia de la fuerza de pretensado.

o am ti = Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la

transferencia de la fuerza de pretensado.



o adm of = Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de
todas las pérdidas.

o adm = ESfuerzo de tension permisible bajo cargas de servicio, después de

todas las pérdidas.

8.4.6. Inecuaciones de Condicion y Determinacion de la Méaxima Excentricidad

Préctica.-

Los esfuerzos en el concreto, a medida que el miembro pasa del estado descargado al
estado de la totalidad de las cargas de servicio, permaneceran dentro de los limites

permisibles.

Un disefio 6ptimo requiere un valor preponderantemente bajo de la fuerza pretensora

y la mayor excentricidad posible, lo que beneficiaria a la economia del proyecto.

Fisicamente, la excentricidad de los cables ( tendones ) se limita por el recubrimiento

necesario para proteger a los mismos.
Estas inecuaciones se verificarian después de calculadas las pérdidas.

(T=0):

Pi Mpp Pixe 7 5
afibrasup:_<A_C)_< )+< Ss >S0ti:0'795* fei =[Kg/cm]

Pi Mpp Pixe , 5
afibrainf=_(ﬂ)+( : >_( Si )Zaci=_016*fci =[Kg/cm]

(T=o0):
O fibra sup = Ocf = —0,45 * fc, = [Kg/cmz]

n*Pi MPP+MCM+MCV n*Pi*e
aﬁbm”‘pz_( Ac )_( Ss )+( Ss >Zacf

O fibra inf = O = 1,59« Vfc, = [Kg/cmz]

n*Pi MPP+MCM+MCV 11*Pi*e
"f“"‘“""f:_( Ac )+< Si )_< Si )S"tf



Realizando el calculo de la fuerza de pretensado inicial ( Pi) y su excentricidad ( e ),
utilizando las cuatro inecuaciones de condicidn, y la quinta ecuacion que determina la

maxima excentricidad practica de los tendones:

(T=0):
e < (50) + 57+ My + (3 » 55)) (0
Si 1
e <= () +5: * Muin — (@0 % 5D ()
(T=x):

Ss 1
°= (E) t oo pi* Mmaxt+ (o +Ss)] (1)

Si 1 .
eZ—(E)+W*Pi*[Mméx—(atf*Sl)] (IV)

Maéxima excentricidad practica ( emax):
Cmix <Vi—T (V)

Donde:

y; = Distancia del centroide de la seccion a la fibra inferior

r = Recubrimiento de concreto
De esta manera se define lo siguiente:

M yin = Mpp
= My, = Mpp = 42240000 Kg.cm
My = Mpp + Mcy + Mcy

= My = 42240 000 Kg.cm + 3691 024,72 Kg.cm + 12 250 000 Kg.cm =
= M = 58181 024,72 Kg.cm

= r = 6 cm ( Recubrimiento )

=n=08



A modo de simplificar los reemplazos en las inecuaciones, se realizan los siguientes

calculos:

Ss 452 414,43 cm?
= (A_c> = = 5141 cm

8800 cm?

(Si) 263 569,41 cm3
= | — | =
Ac 8 800 cm?

)= 29,95cm

= (Oaagmei * SS) = [(12,57 Kg/cm?) * (452 414,43 cm®)] =
= 5686 849,38 Kg.cm

= —(Oggmci * Si) = —[(—150 Kg/cm?) * (263 569,41 cm?)]
= —39535411,5Kg.cm

= (Gaames * SS) = [(—157,5 Kg/cm?) = (452 414,43 cm®)]
= —71255272,73Kg.cm

= —(Gaames * Si) = —[(29,77 Kg/cm?) * (263 569,41 cm?)]
=—7846461,34Kg.cm

Reemplazando valores en las inecuaciones indicadas:

(1)
1
=e<(51,41cm) + (P_l) * [42 240 000 Kg.cm + (5 686 849,38 Kg.cm)]
(1)
1
= e < —(29,95¢cm) + (E) * [42 240 000 Kg.cm — (—39 535 411,5 Kg.cm)]

()

=e>(51,41cm) + ( ) * [44 074.600 Kg.cm

0,8 x Pi
+(—=71255272,73 Kg.cm) |



(V)

= e >—(29,95cm) + ( ) * [44 074.600 Kg.cm

0,8 * Pi
—(—7846461,34Kg.cm) |

(V)

= enax < 12006cm—6cm = 114,06 cm = e

8.4.7. Calculo de la Fuerza de Pretensado Inicial.-

Ergo, se calcula el valor de la fuerza de pretensado inicial ( Pi ), segun las anteriores
inecuaciones. Partiendo con el valor de la maxima excentricidad practica ( emax ), Se

pueden obtener valores representativos de la fuerza de pretensado inicial ( Pi ):
Inecuacion (1):

- (Mmin+ oy * Ss) .
Pi < = Pi < 764129,41Kg

e = (°/4c) -

Inecuacion (11):

. (Mmin —o,; * Si) .
Pi < = Pi < 56236297Kg

e+ (Si/Ac)

Inecuacion (111):

pi > (Mméx+gcf*Ss)
nx(e="%4c)

= Pi = —260875,2Kg

Inecuacion (1V):

pi > (Mmax — ayf * Si)
nx(e+°Y4)

= Pi > 436919,74Kg

El valor de la fuerza de pretensado inicial ( Pi) sera:

~ Pi = 436919,74 Kg



8.4.8. Calculo del NUmero de Tendones.-

Datos:

fou= 270 Ksi ~ 18 982,86 Kg/cm?. (Resistencia minima a la tension, idem
resistencia Ultima minima, idem resistencia a la tension, idem resistencia
ultima del acero de pretensado. Cables relevados de esfuerzo de 7 alambres
(ASTM A416 ) Grado 270)

= fyu = 270 Ksi = 270 Klb/pulg® = 18.982,89 Kg/cm?
@y = 1,524 cm. ( Didmetro de un tendon de 0,6 “.

Ref. “ Diseno de Estructuras de Concreto Presforzado *“; A. Nilson — G. Winter; pag
743)

Ag o6 = 1.387 cm?. ( Area de la seccion transversal de un tendén de diametro
de 0,6”).

Ref. ““ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado “; A. Nilson — G. Winter; pag.
743)

Esfuerzo Admisible( 6 4gm ):

El esfuerzo se Ilimita debido a los anclajes en el postensado.

( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado; A Nilson — G. Winter; pag
643)

Oaim = 0,7 * fpu
= Ogam = 0,7 * fpu = 0,7 % (18982,86 Kg/cm?) = 13 288 Kg/cm®
Fuerza de Pretensado por Tendon ( Fpt ):

Fpt = As * Oqqm

= Fpt =As * 049, = (1,387 cm?) * (13 288 Kg/cm?) = 18 430,46 Kg



NUmero de Tendones( N° t):

Pi

Net = —
Fpt

Pi  436919,74 Kg
Fpt 18430,46 Kg

= Nt = = 23,7 = 24 tendones

Considerando el sistema Freyssinet se tendran 12 tendones en cada alma de la viga
doble T.

Area de Pretensado: ( Aps).
Aps = (N2t) * (As)
= A,s = (N2t) * (As) = (24 tendones ) * (1,387 cm?) = 33,29 cm?
8.5. Zona Limite y Trayectoria de los Cables.-
Limites del ndcleo central de la seccion:
Respecto al borde superior: ( ks)

" - Si 263 569,41 cm?
S A, 88000 cm?

= 2995cm

Respecto al borde inferior: (ki)

Ss 452 414,43 cm3
ki=——=- — =—-51,41cm
A, 8800 cm

Los esfuerzos de compresion, seran:

_nx*Pi
9 Ac

()

N Pi _ 0,8+436919,74Kg

= 39,72 Kg/cm?

% = "Ac 8 800cm? g/em
Pi
agi = E

_Pi 436919,74Kg
%= 4c T T 8800cm?

= 49,65 Kg/cm?



Los limites definitivos, seran:

( o —157,5 Kg/cm?
|Kis(1+22L) = 5141em(1+ 9/ — ) =152,45cm
, o 39,72Kg/cm

o, 29,76 Kg/cm?
L Ks * (1 + adm tf) = 29,95 cm <1 + 9/ 2) =524cm
gy 39,72 Kg/cm

Ks

De cuyos valores se adoptara el menor valor algebraico para ( Ks’ ).
= Ks'=52,4cm

Ademas:

le. * <1 + Oadm ti)
o' .
Ki' gt

LKS * (1 + Oadm ci)
agi

o - 12,44 Kg/cm?
Kis(1+22%) = _5141cm(1+ 9/ 5] = —64,30cm
, 49,65 Kg/cm

, Ogi
Ki 147 Kg/cm?
O' . —
Ks*(14+2%) — 2995 cm( 1+ ~)=-5873cm
k Ogi 49,65 Kg/cm

Se adoptara el mayor de los anteriores valores para ( Ki’ )
= Ki' = —58,73 cm

Los valores del momento de flexiébn minimo de ( Mmin ) debido al peso propio se

calculo como:



PP « L?
8

Mmin = Mpp =

2112 Kg/m = (40 m)*?
Mmin = 8 = 422400Kg.m

Y un momento maximo por flexion ( Mmax ) debido al peso propio, a la carga

muerta y a la carga viva, sera:

(Mpp + Mcy + My) x L?
8

Mmax = Mppicy+cv =

2909,05 Kg/m * (40 m)*?
Mmax = 3 = 581810,25Kg.m

La excentricidad maxima practica ( emsx ) calculada con la ecuacion:

Cnmax SYi— T
Y tomando en cuenta que los valores por debajo del eje neutro de la seccion, se

consideran por convenio, negativos, asi:
= enax = —114,05cm

A continuacion se grafica como se determinan los momentos ( Mmax ) y ( Mmin )
requeridos para establecer los limites de las excentricidades ( eso ) y ( eoi ) para los
cables:

Asi:

FF

AL L]

s 4

Vi L=40m Ve




( PP+CICY )

ALl

Va L=40m VB

Obteniéndose valores para tramos definidos a lo largo de la viga ( pasarela peatonal ).
Lo que se establece en la siguiente tabla:

Tabla 8.2.

Valores de la Zona Limite de Excentricidad y la Excentricidad del Centroide del
Concreto segun una Trayectoria Parabdlica

X Mmin Mmax Mmin/Pi || Mmax/Pe €os €oi e
(m)| (Kgm) | (Kgm) (m) (m) (m) (m) (m)
0 0 0 0 0 0,524 -0,587 0
1 41184 56726,4991 |0,094 0,162 0,362 -0,682 -0,111
2 80256 110543,947 |0,184 0,316 0,208 -0,771 -0,217
3 117216 161452,344 (0,268 0,462 0,062 -0,856 -0,317
4 152064 209451,689 | 0,348 0,599 -0,075 |-0,935 -0,411
5 184800 254541,983 |0,423 0,728 -0,204 |-1,010 -0,499
6 215424 296723,226 |0,493 0,849 -0,325 |-1,080 -0,582
7 243936 335995,418 |0,558 0,961 -0,437 |-1,146 -0,659
8 270336 372358,558 |0,619 1,065 -0,541 |-1,206 -0,730
9 294624 405812,647 |0,674 1,161 -0,637 |-1,262 -0,796
10 |316800 436357,685 |0,725 1,248 -0,724 |-1,312 -0,855
11 336864 463993,672 |0,771 1,327 -0,804 |-1,358 -0,910
12 354816 488720,608 |0,812 1,398 -0,874 |-1,399 -0,958
13 370656 510538,492 |0,848 1,461 -0,937 |-1,436 -1,001
14 | 384384 529447,325 |0,880 1,515 -0,991 | -1,467 -1,038
15 396000 545447,107 |0,906 1,560 -1,037 |-1,494 -1,069
16 | 405504 558537,837 |0,928 1,598 -1,074 |-1,515 -1,095
17 412896 568719,517 |0,945 1,627 -1,103 -1,532 -1,115
18 | 418176 575992,145 |0,957 1,648 -1,124  |-1,544 -1,129
19 421344 580355,722 |0,964 1,660 -1,136 |-1,5652 -1,138

N
o

422400 581810,247 |0,967 1,665 -1,141 | -1,554 -1,141




De donde también se obtienen los valores de abcisas y ordenadas de los puntos de la
trayectoria de una parabola por donde se estima pasara el centroide de los cables de

acero de pretensado, al centro de la luz de la viga.

Figura 8.2.

Valores de la Zona Limite de Excentricidad y la Excentricidad del Centroide del
Concreto segun una Trayectoria Parabolica hasta la mitad de la Viga
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Donde:
- Referencia azul proporciona los valores de ( eos ), de un extremo a la mitad de
la viga.
- Referencia roja; proporciona los valores de ( eoi ), de un extremo a la mitad de
la viga.
- Referencia verde; suministra los valores de las coordenadas ( x ) e ('y ) del
centroide de los cables de pretensado.
El analisis de la “ Trayectoria del Cable “, basandonos en lo descrito en la Figura 6.4.
“ Esquema de la Disposicion de la Trayectoria Parabdlica del Tendén , se obtiene la

ecuacion de una parabola y por ende su trayectoria.



h=1%m

Li2=%20m Li2=20m

Donde se tiene:
emax = Excentricidad maxima préactica ( 114,06 cm equivale a 1,1406 m)
Segun la ecuacion de la parabola que pasa por 3 puntos:
y=A*xx*+B*x+C
Considerando los puntos notables, cuyas coordenadas serian:
P=(x;y)

P1=(0:;0)

P,=(20m;-1,1406 m)

P;=(40m;0)
Reemplazando los valores de los puntos notables en la ecuacién de la parabola:
Para P:
= (0)=A( 0)2+B(0)+C = C=0
Para Pa:
= (—1,1406 m) = A(20m)*+B(20m )+ (0)
Para Pj:
= (0)=A(40m)*>+B(40m)+(0)

Para obtener las incdgnitas restantes ( A ) y ( B ), con las ecuaciones respectivas se

resuelve un sistema de ecuaciones:



= A =0,0028
= B=-0,114
Reemplazando estos valores en la ecuacion de la parabola que pasa por 3 puntos:
y=Axx*+Bx*xx+C
= y=(0,0028) xx*+ (—0,114) xx + 0
8.6. Clasificacion de las Pérdidas de la Fuerza de Pretensado.-
8.6.1. Pérdida de la Fuerza Pretensora por Friccion ( FR).-
La pérdida por friccion esta afectada por coeficientes:
K = Coeficiente por deformacién no intencional del ducto.
u = Coeficiente de friccion entre el tendon y el ducto por curvatura.
FR = f,i*x (K*l+ px*a)

La Tabla 5.1. “ Coeficientes de Friccion para Tendones Postesados “, describe los
coeficientes de friccion para tendones postesados.

Célculo de la longitud desde un extremo a centro-luz de la viga ( pasarela ):
[ = L
2

Donde:
| = Longitud desde un extremo al centro luz de la viga

L=40m ( Longitud total de la viga ( pasarela) )

L 40m
= I=E=T=20m=2000cm

Como se ha predeterminado utilizar tendones dentro de ductos metalicos flexibles

consistentes en cable trenzado de 7 alambres, se tiene:
= K =1,64+10"° (1/cm)

= u=0,15rad



Célculo de (x):

Donde:

a = Cambio del angulo entre la fuerza en el anclaje y la fuerza en una

determinada seccion a una distancia “ x .
e =114,06 cm ( Excentricidad maxima préactica )

_4xe 4x(11406cm)

= =7 2000 cm

0,23 <03 = 0K

Calculo del esfuerzo de pretensado inicial ( fy; ):

f = i
i T Aps
Donde:
foj = Esfuerzo de pretensado inicial
Pi= 436 919,74 Kg ( Fuerza de pretensado inicial; valor calculado )
Aps = (N°t*As)=3329cm? (Areade pretensado; valor calculado )

I 436 919,74 Kg
~ Aps  (N°txAs) (24tendones)* (1,387 cm?)

=13 125,44 Kg/cm?

= fpj

Calculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado inicial por friccion (FR ):
FR=f,x(K+xl+p*a

Kg
cm?

= FR = (13 125,44 ) % {1,64 * 107>(1/cm) * (2 000 cm) + (0,15 rad

*(0,23)} =
= FR = 879,63 Kg/cm?*

Calculando la pérdida del esfuerzo de pretensado inicial, en el centro-luz de la viga:



L=4000cm — FR =879,63Kg/cm>
(L/2)=2000cm - FRy,

= FR;, = 439,81 Kg/cm®

Obteniendo la pérdida por friccién ( FR ), en porcentaje, a partir del esfuerzo de

pretensado inicial ( fy ):
f,j =1312544Kg/cm®* > 100%
FR,,, =43981Kg/cm* > % FR
= % FR =3,35%
8.6.2. Pérdida de la Fuerza de Pretensado por Hundimiento del Anclaje ( TH).-

Ademaés se recomiendan valores de (L) y ( x ) para perfiles tipicos de tendones,
segun lo suministrado por Tabla 5.2.* Coeficientes de (A ) y ( x ) para Perfiles tipicos

de Tendones “

El cable tendra una trayectoria parabolica, como convencionalmente se presenta en

una viga. Por lo tanto:

2xEaxé Eaxé 2xpuxa
TH=——"— ; x= ; A=——>—+K
x Ax [ b

Definiéndose como:

TH = Denominacion de la pérdida de esfuerzo en los tendones.
6 = Hundimiento en los anclajes. Se adopta 4 mm (0,4 cm).
x = Distancia hasta donde llega el efecto del hundimiento del anclaje.

Ea = Mddulo de elasticidad del acero de presfuerzo. Para cable trenzado
equivale a 27 000 Klb/pulg? (1 898 289,0 Kg/cm?)

Ademas se calculd anteriormente:

foj = 13 125,44 Kg/cm?. ( Esfuerzo de pretensado inicial )



K = 1,64*10® (1/cm ). ( Coeficiente por deformacién no intencional del
ducto ).

u= 0,15 rad. ( Coeficiente por curvatura de ducto y tendén )
a~ emax = 114,06 cm. ( Excentricidad méaxima practica )
Célculo de la longitud desde un extremo al centro-luz (b ):

b_L
2

Donde:

b = Longitud desde un extremo de la viga ( pasarela ) al centro-luz de la

misma.
L = Longitud total de la viga analizada.

L _Am o m=2000
=5=—5 =20m= cm

= b
Célculode (A):

2xu*xa
A=T+K

2% (0,15rad) * (114,06 cm )

(2000 cm )? +1,64+107°(1/cm) = 2,5+ 107°

Eaxéd
x:
Ax fr

Eaxé (1898289 Kg/cm?) = (0,4 cm)
= x= _ - =2014,19 cm
Ax foi (2,5%1075) % ( 13125,44Kg/cm?)

Calculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado por hundimiento de anclaje ( TH ):

= A

Calculo de (x):




_Z*Ea*é‘
B X

TH

2xEa*x8 2x(1898.289Kg/cm?)*(0,4cm)

— 2
x 2 014,19 cm = 131944 Kg/em

= TH =

Calculando la pérdida de esfuerzo de pretensado inicial en el centro-luz de la viga, de
acuerdo a Figura 5.1. “ Esquema Analitico de la Pérdida por Hundimiento del

Anclaje .

ol
2

Realizando los calculos correspondientes:

L 4000cm 5 000
- - = — =

> > cm
Donde:

L = Longitud total de laviga (40 m)
L
> n=x —3 = 2014,19cm — 2000 cm = 14,19 cm

Por relacion de triangulos:

TH/2 m
X n
(1319,44Kg/cm?)/2 m
= — 465K 2
2014.19 cm 1419 cm m =465 Kg/cm

Calculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado en centro-luz de la viga:



THL/Z = 2 *MmM
= THy; =2+m=2x*(4,65Kg/cm®) = 9,30 Kg/cm?

Caélculo de la pérdida de esfuerzo de pretensado, en porcentaje, segun el hundimiento

del anclaje:
fpj =1312544Kg/cm®* - 100%
TH,, =930Kg/em* -  %TH
= %TH =0,07%

8.6.3. Pérdida de la Fuerza de Pretensado por Acortamiento Elastico del
Hormigon (ES).-

Como el tesado de los tendones ( cables ) se realiza de manera simultanea, Este

efecto se aplica para miembros postensados.

ES=0
8.6.4. Pérdida del Presfuerzo debido a la Contraccion ( Retraccion ) del
Hormigon (SH ).-

14
SH=8,2*10-6*Ksh*Ea*(1—0,06*5)*(100—RH)

Donde:

SH = Pérdida del esfuerzo de pretensado debido a la contraccion del

hormigon.

Ksh = Factor de correccion de la humedad relativa media del ambiente donde

la estructura esta siendo construida.

El valor de ( Ksh) para elementos postesados, se obtiene de la Tabla 5.3. “ Valores
de ( Ksh ) para Elementos Postensados en la Pérdida de Presfuerzo por Retraccion del

Hormigon”.

Ademas, se tiene:



Ea = Madulo de elasticidad del acero de presfuerzo. Para cable trenzado:
Ea = 27.000 Klb/pulg® = 1898.289,0 Kg/cm?*

( VIS ) = Relacion volumen-superficie. Generalmente se toma como el area
bruta de la seccion transversal ( Ac ) del elemento de hormigdn dividida por su

perimetro ( p ). Se asume un valor de 1,5 segin norma ASTM

Vv Ac
S p
V Ac 8 800 cm?
= —=— =715cm

S p 123007 cm

RH = Humedad relativa del ambiente, para la ciudad de Tarija se establece del

70 % aproximadamente.
Célculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado debido a la contraccion del

hormigon:

14
SH=8,2*10-6*Ksh*Ea*(1—0,06*5)*(100—RH)

Kg
= SH =8,2%107° 0,73 * ( 1898 289 W)

* [1—0,06 % (7,15cm)](100—70) =
= SH = 194,57 Kg/cm?*

Célculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado, en porcentaje, debido a la

contraccion del hormigon sera:
fpj = 1312544 Kg/cm? - 100 %
SH = 194,57 Kg/cm? - % SH

= %SH=148%



8.6.5. Pérdida del Esfuerzo de Pretensado debido al flujo Plastico del Hormigon
(fcs).'

Se toma un valor promedio de ( Cu ) igual a 2,35, que se define como el coeficiente

ultimo del flujo plastico.

Se adopta por recomendacion y referencia bibliografica un porcentaje minimo como

carga sostenida, de la carga viva, igual a 30 %.
Af cr = Cuxm+ feq
Donde:
Af,, = Pérdida del esfuerzo de pretensado debido al flujo plastico del concreto.
Cu = Coeficiente ultimo del flujo plastico. Valor predeterminado de 2,35.

n = Relacion modular.

Donde:

Ea = Mddulo de elasticidad del acero de presfuerzo, para cable trenzado es de
27 000 Klb/pulg? ( 1 898 289 Kglcm?).

Ec = Mddulo de elasticidad del concreto. Que se calculara con la siguiente

ecuacion:

Ec=w'%%0,1368 /fc’
Donde:
w = Peso especifico del hormigén para pretensado ( 2 400Kg/m®)

fc’ = Resistencia caracteristica a la compresion del concreto para pretensado

(350 Kg/lcm?)

= Ec=(2400Kg/m?)*0,1368 * /350 Kg/cm?* =



= Ec =300910,25 Kg/cm?*
Célculo de la relacion modular (n):

Ea _ 1898289 Kg/cm?

R = 6,31
"= Ec T 300910,25 Kg/cm?
—0,9 * Pi e’ (Mppicm+o3cy) * €
- 1+ :
fcs Ac * < + 1'2> + Ic
Donde:

Pi = Fuerza de pretensado inicial (436 919,74 Kg)
Ac = Area de la seccién transversal de la viga (8 800 cm?)
e = Excentricidad maxima préctica ( emax = 114,06 cm)

r = Radio de giro de la seccion

Ic
2 _
T Ac
5 Ic 31643 304,92 cm* 5
= r = = 359583 cm

“Ac 8800cm?
M (pp+cm+0,3cv) = Momento debido al peso propio, la carga muerta y la carga
sostenida de la viga.

= Mpp =42 240000 Kg.cm

= My =3691024,72 Kg.cm

= My3cy = (0,3) *12 250 000 Kg.cm = 3 675 000 Kg.cm

= Mppicurozcy = 49 606 024,72 Kg.cm

Calculo de (fcs):



—0,9 * (436 919,74K g) (114,06 cm)?
= fos = > 1 5
8800 cm 3595,83 cm

(49 606 024,72 Kg.cm) (114,06 cm) _
31 643 304,92 cm* B

= f,, = —27,54 Kg/cm?

Célculo de la pérdida de esfuerzo de pretensado proveniente del flujo plastico del

concreto:
Af o = Cuxn = f
= Af.. = (2,35)*(6,31) * (27,54 Kg/cm?*) = 408,33 Kg/cm?

Célculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado, en porcentaje, debido al flujo

plastico del hormigon:
fpj = 1312544 Kg/cm® - 100 %
Af., = 408,33 Kg/cm? - % Af.,
= %4fer =311%

8.6.6. Pérdida del Esfuerzo de Pretensado por Relajamiento de los Cables
(RE).-

La pérdida del esfuerzo de pretensado se calculara con la siguiente relacion:
RE =[Kre—]*(SH+ AFcg+ES)]+C
Donde:
RE = Pérdida del esfuerzo de pretensado debido al relajamiento de los cables.

Los valores de ( Kre ) y (J) se obtendran de la Tabla 5.4. «“ Coeficientes en la

Pérdida de Presfuerzo del Acero por Relajamiento “.
Por las caracteristicas expuestas de los cables a utilizar, se tiene:
= Kre = 5.000 psi = 351,54 Kg/cm?*

= ] = 0,04



Ademas:

SH = Pérdida de esfuerzo debido a la contraccion del hormigon; valor calculado
(194,57 Kglcm?).

Af,, = Pérdida del esfuerzo de pretensado en el acero debido al flujo pléstico del

concreto; valor calculado ( 408,33 Kg/cm?).

ES = Pérdida de esfuerzo en el acero debido al acortamiento elastico del
Hormigén; valor estimado ( 0 Kg/cm?)

C = Constante relacionada con la relajacion del cable

El valor de ( C) para la relajacion del cable se suministra en la Tabla 5.5. «“ Valores y
Coeficientes en la Pérdida de Presfuerzo por el Relajamiento de los Cables , se

adopta por las condicionantes de la tabla. Se tiene que:
f,i = Esfuerzo de pretensado inicial; valor calculado ( 13 125,44 Kg/cm?)

fou = Resistencia ultima del acero a la tension. En el presente estudio se trabaja
con cables relevados de esfuerzo de 7 alambres ( ASTM A416 ) para
pretensado de Grado 270 (270 Ksi = 270 Klb/pulg? = 18 982,86 Kg/cm? )

foj 1312544 Kg/cm?® _

— P _ 069 = C =0,75
fou 1898289 Kg/cm®

Calculando la pérdida de esfuerzo del pretensado debido al relajamiento de los cables
sera:
RE=[Kre—]*(SH+Afcg + ES)]*C

= RE =[351,54Kg/cm*— 0,04 x (194,57 Kg/cm? + 408,33 Kg/cm?* + 0) ]
x (0,75 =

= RE = 245,57 Kg/cm?*

Célculo de la pérdida del esfuerzo de pretensado, en porcentaje, debido al

relajamiento de los cables sera:



fpj = 1312544 Kg/cm? - 100 %
RE = 245,57 Kg/cm? -  %RE
= %RE = 1,87%

8.6.7. Sumatoria de las Pérdidas Instanténeas y de las Dependientes del Tiempo.-

Realizando la sumatoria de las pérdidas de los esfuerzos en porcentaje se obtiene:
X (% Pérdidas) = %FRy;; + %THy» + %ES + %SH + %Af . + %RE =
= X (% Pérdidas ) = 3,35% + 0,07% + 0 + 1,48% + 3,11% + 1,87% = 9,88%

Se estimo un 20% de pérdida de la fuerza de pretensado inicial, por lo que los valores

obtenidos estan dentro lo permisible.

La suma de todas las pérdidas, inmediatas y las dependientes del tiempo, pueden ser

del orden del 20 al 35% de la fuerza original aplicada.
( Ref. “ Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado ““; A. Nilson; pag. 263 )
8.6.8. Verificacion con respecto a los Esfuerzos Admisibles.-

Se verificaran que los esfuerzos admisibles se cumplan teniendo en cuenta el valor de
las pérdidas de presfuerzo calculadas. En relacion con el porcentaje estimado del 20

% al inicio de los célculos.

Esfuerzos inmediatamente después de la transferencia del presfuerzo ( antes de que

ocurran las pérdidas del presfuerzo ) no deben exceder los siguientes valores:
(T=0)

Ogimeci = —0,6* foi' = —0,6 (245 Kg/cm?) = —147 Kg/cm?

Oaamei = 0,795 *+/ fi' = 0,795 % /245 Kg/cm? = 12,44 Kg/cm?

Esfuerzos bajo cargas de servicio ( después de considerar todas las pérdidas

depresfuerzo ) no deben exceder los siguientes valores:

(T=o)



Oadmcf = —0,45 * f' = —0,45 * (350 Kg/cm? ) = —157,5 Kg/cm?

Oaames = 1,591 %/ f/ = 1,591 « /350 Kg/cm? = 29,76 Kg/cm?

Considerando la relacion de efectividad del presfuerzo, y segun la sumatoria de las
pérdidas del presfuerzo, se calcula como:

= 1n=100%—-9,88% =90,12% = 0,9
Se deben verificar las siguientes relaciones:

_ Pi Mpp+Pi*e
Tsupi = " 4c” Ss Ss

< Oaamii = 0,795 * Vfci,

436 919,74 Kg 42 240000Kg.cm N (436 919,74 Kg)(114,06 cm)
8 800 cm? 452 414,43 cm® 452 414,43 cm?

< Ouamii = 12,44 Kg/cm?

= Ogpi = —32,86 Kg/cm? < 0g4qm i = 12,44 Kg/cm® = ok!

Pi Mpp Pixe
Omfi=TAc TS s o Cudme

=—0,6xf'

43691974 Kg 42240000 Kg.cm _ (436 919,74 Kg) (114,06 cm)
8 800 cm? 263 569,41 cm? 263 569,41 cm?

> Oagmci = —147 Kg/cm?

= Tinfi = —78,46 Kg/cmz = Ogdmci = —147 Kg/sz = ok!

n*Pi MPP+MCM+MCV+n*Pi*e
g = — -
sup f Ac Ss Ss

= Oadmcf = —-0,45 *fc’

(0,9)(436 919,74 Kg) 58 181 024,72 Kg.cm
- 8800 cm? 45241443 cm®
(0,9)(436 919,74 K g) (114,06 cm)
452 414,43 cm®

> Ggdmcf = —157,5 Kg/cm?



= Oapr =—7408Kg/cm® = 044m . = —157,5Kg/cm® = ok!

n*Pi MPP+MCM+MCV n*Pl*e i
Tinff =" "Ac T Si T 751 S Gadmer =1,591xVf

(0,9)(436 919,74 Kg) 58 181 024,72 Kg.cm
= 8 800 cm? 263 569,41 cm®
(0,9)(436 919,74 K g) (114,06 cm)
B 263 569,41 cm®

< Oaamefr = 29,76 Kg/cm?

= Oinpr =532 Kg/cm? < 0games = 29,76 Kg/cm? — ok!

Para efectos de célculos posteriores la fuerza de pretensado efectiva ( Pe ) se

cuantifica como:
Pe = n * Pi
= Pe = (0,8)*(436919,74Kg) = 349 535,79 Kg

8.7. Criterio de Disefio por Cortante Aplicado a Estructuras de Hormigon

Pretensado. Método de Disefno a la Resistencia.-
8.7.1. Cargas Actuantes.-

Se obtuvieron del razonamiento previo, “ Analisis de Cargas “, las siguientes cargas

por metro lineal de pasarela.

PP.= gpp =2 112 Kg/m ( “ Peso Propio “ de la pasarela peatonal por metro

lineal de la misma)

C.M. = Qcm = 184,55 Kg/m ( ““ Carga Muerta “ en peso de la pasarela peatonal

por metro lineal de la misma, tomando en cuenta barandados (qgrs))

C.V.= (e = 612,5 Kg/m ( “ Carga Viva “ en peso de la pasarela por metro

lineal de la misma, considerando los efectos de la sobrecarga de uso ( gsc ) ).



8.7.2. Fuerzas Cortantes en la Viga.-

Considerando una viga simplemente apoyada.

y=1:L
- VPP:qPPZ*Lz (2112Kg/12n)*(40m)=42240Kg
v, :qCMz*L _ (184,55 Kg/;n)*(40m) 369102 Kg
- VCV:qCV*L: (612,5Kg/m)*(40m): 12 250 Kg

2 2
8.7.3. Fuerzas Cortantes Maximas a ( h/2) del apoyo de la Viga.-
Para calcular el cortante para cargas mayoradas ( Vu ), se supone la primera seccién

critica localizada a una distancia ( h/2 ) de la cara del apoyo, y las secciones

localizadas a distancias menores que ( h/2 ) se disefian para el cortante calculado a

(h/2)). Segun se esquematiza con la Figura 6.1. “ Esquema representativo de la

Ubicacion de la Fuerza Cortante Méaxima “, expuesto en la teoria precedente.

WV Wiz

Wow :
o JI

G

hiz

1/7=20m ! /2 =20m

Donde:
h = Peralte total de la seccion de laviga (1,9 m)
L = Longitud total de la viga (40 m)
Vpp = Fuerza cortante debido al peso propio de la viga.

Vcv = Fuerza cortante debido a la carga viva actuante en la viga.



Vcm = Fuerza cortante debido a la carga muerta presente en la viga.

Fuerza cortante maxima debida al peso propio de la viga: ( V max pp ), se grafica en

la Figura 6.2. “ Ubicacién de la Fuerza Cortante Maxima debido al Peso Propio de la

il

Viga”

Wi T

b2 M1 - W2

LiZ=20m

Por relacion de tridngulos, se obtendra (V max pp ):

Vissrr _ Ver
@/2) - (h/2) ~ L/2)

v W) [((LL//ZZ))— (h/2)] _ L - 8//2; 2

= Vinse o = Ve = (L275) » E}Llﬁi = Vpp A2 10

o Ve = (42240 Kg) — L IZKGMIEAIM) 6000 6 kg

2

Fuerza cortante maxima debida a la carga viva: ( V max ¢y ). Tomando como

referencia a la Gltima grafica, y por analogia, se tiene:

Vméxcv — VCV
(L/2) — (h/2) (L/2)
* R 6125Kg/m)*(1,9m
= Viaxcev = Vev — dev = (12 250Kg) — ( g/m)( ) =

2
= Vyuror = 11 668,12 Kg

Fuerza cortante maxima debida a la carga muerta: (V max cm ).



Vméx cM VCM

(L/2) - (h/2)  (L/2)

(184,55 Kg/m) = (1,9m) B
> -

dcm * h

- Vméx cM — VCM - = (3 691,02 Kg) -

= Vpaxrcm = 3 515,70Kg
8.7.4. Cortante Ultimo Maximo ( Vu ).-
El disefio a cortante se basa en la relacion:
Vi< xVn)
Donde:
Vu = Fuerza cortante total aplicada a la seccion por las cargas mayoradas.

Vn = Resistencia nominal a cortante, igual a la suma de las contribuciones del

concreto y del refuerzo en el alma
¢ = Factor de la reduccion de la resistencia, igual a 0,85 para cortante.
Vu=14*(Vinaxrp + Vinaxem ) + 1,7 * (Vinaxcv)
V, = 1,4 * (40 233,6 Kg + 3515,7 Kg) + 1,7 * (11 668,12 Kg) = 81 084,83 Kg
8.7.5. Resistencia Nominal al Cortante (Vn).-
Se le calcula de acuerdo a la siguiente relacion:
Vn=Vc+Vs

Donde:

Vn = Resistencia nominal al cortante, igual a la suma de las contribuciones del

concreto y del refuerzo en el alma.
V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo para

cortante.



8.7.5.1. Resistencia Nominal al Cortante proporcionada por el Concreto. Calculo
de (Vc).-

8.7.5.1.1. Cortante que resiste el concreto para una grieta por Flexion-Cortante
(Vci).-

Es una fuerza cortante nominal, que se inicia en grietas de flexion casi verticales en la

cara a tension de la viga. Este fendmeno es comdn en vigas con presfuerzo bajo.
La siguiente relacion nos proporciona un valor cuantitativo:
Vci =0,159 «+/fc' b, xd + Vo + Vcr
Donde:
fc’ = Resistencia caracteristica del hormigoén a la compresion a los 28 dias.
Para concreto de pretensado se considerd de 350 Kg/cm?

bw = Ancho del alma. Ancho de la seccion rectangular o el espesor del alma.

= b, =2 =35cm

(20 cm + 15 cm)
*
2

d = Segun el Cdédigo A.C.1., la profundidad efectiva para calculos de cortante

sera:
d=0,8xh
= d=08+*h=08%(190cm) =152cm
Esta profundidad efectiva se considera desde la cara en compresion del miembro
hasta el centroide del acero de presfuerzo.

Vo = Fuerza cortante producida por la carga de la viga por la cual se forma la

grieta por flexion en la seccion que se estudia.
Se calculara sin factor de carga.

Cortante maximo a ( h/2 ) debido al peso propio:



= Vo =~ Ve pp = 40 233,6 Kg

Vcr = Fuerza cortante adicional correspondiente al agrietamiento por flexion,
capaz de generar la fisura inclinada producida por la carga muerta mas carga

viva.

_ Vemsev
VCT

= * M
cr
MCM+CV

Donde:
Vemscv = Fuerza cortante debida a la carga muerta mas la carga viva
Mcwm+cv = Momento flector debido a la carga muerta mas la carga viva.
Vemiev = Vimaxem + Vimax ov
= Vemser = Vimaxem + Vimaxcy = 35157 Kg + 11 668,12 Kg =

= VCM-I—CV = 15 183,83 Kg

h h?
Mceprcv = Vem +Ver) * (E) —@cm + qcv) * o5

1,9m
= Mcyiey = (3691,02Kg + 12250 Kg) * ( 2 ) _

1,9m)?
(184,55 Kg/m + 612,5 Kg/m ) * <%> -

= Mcyicy = 1370530 Kg.m =1370529,6 Kg.cm

Mcr = Momento de agrietamiento debido a cargas sobrepuestas muertas

y vivas. Momento adicional que provoca la fisura por flexion.

Mcr = (;Tc) * (1'591*\/F+f2pf_f2,0)

4

Donde:



fc’ = Resistencia caracteristica del hormigoén a la compresion ( 350 Kg/ cm? )
yi = Distancia desde el centroide del concreto a la fibra inferior, cara en tension
(120,06 cm)

fopr = Esfuerzo de compresion en el concreto en la fibra inferior debido

solamente al pretensado final ( n*Pi ), para la seccion dada.

_ mxPi nmxPixe
ooy = = —4¢ Si

Donde:

e = Excentricidad en la seccion considerada.

x x? h
e =4xey;y* Z_ﬁ ) x:E

x = Distancia desde un extremo de la viga a la seccién considerada.

Se supone la primera seccion critica localizada a una distancia ( h/2 ) de la cara del

apoyo

= e =4x*en,

[@/2) (/2%
; =

LZ
(1,9m/2) (1,9m/2)?
— 4% (1,14 _ 0,106
=e=4x( m)*[ 20 m (40 m)? m

= e =10,58cm
Reemplazando en la penultima ecuacion:

0,8 * 436 919,74Kg 0,8 x 436 919,74 Kg x 10,58cm _
8 800 cm? 263 569,41 cm? B

= fopr = —

= fopr = |—60,54| Kg/cm?

fo 0 = Esfuerzo de flexion en el concreto en la fibra inferior debido al peso



propio. ( Mpp ) corresponde al momento por peso propio en la seccidn

considerada. Y produce un esfuerzo de tension en la parte inferior de la viga.

Mpp
Si

h h?
Mpp = Vpp * (‘) —qpp *| 5

fz,o =

2 2

)

m (1,9 m)?
= Mpp = (42 240Kg)*( )—(2 112Kg/m)*lTl=

= Mpp = 36 315,84 Kg.m = 3631584 Kg.cm

Mpp 3631584Kg.cm
= fr0 = =
’ Si 263 569,41 cm3

= 13,78 Kg/cm?

Reemplazando valores en la ecuacion de ( Mcr ):

Mer = (55) + (1591 V7€ + Fany = F o)

31643 304,92 cm? 5 5
= M, = 120 06cm * (1,591 * |350 Kg/cm® + 60,54 Kg/cm

— 13,78 Kg/cm?) =

= M, =20170907,1 Kg.cm
Reemplazando valores en la ecuacién de ( Vcr):

Vemev
Ver = * M,

Mcmicy

. 15 183,83 Kg
" 1370529,6 Kg.cm

*20170907,1 Kg.cm =

= V., = 223 469,48 Kg

Reemplazando valores en la ecuacién de ( Vci ):

Vci =0,159 x+/fc' b, xd + Vo + Ver



Vel = 0,159 = ’3501(g/cm2 * (35¢m) * (152c¢m) + 40 233,6Kg

+ 223 469,48Kg =
= Vci = 279 528,05 Kg

8.7.5.1.2. Cortante que resiste el concreto para una grieta por Cortante en el
Alma (Vcw ).-

Esta fuerza cortante forma grietas en vigas con almas delgadas y sometidas a altas

fuerzas de prersfuerzo.
Vew = (0,928 «+/fc' + 0,3 « f,c ) * by, *d + Vp
Donde:

fc’ = Resistencia caracteristica del hormigoén a la compresion, para pretensado

es de 350 Kg/cm?

foc = Esfuerzo de compresion en el centroide de la seccion de concreto debido

a la fuerza pretensora efectiva ( Pe = n*Pi ).

( foc ) representa el esfuerzo de compresion en el concreto después de las
pérdidas de pretensado, en el centroide de la seccién de concreto (0 en la union

del alma y del ala cuando el centroide cae dentro del ala)

n * Pi
fpc = Ac
0,8) * (436919,74 K
= foc = 08)«( 9) = 44,74 Kg/cm?*

8 800 cm?
bw = Ancho del alma. Ancho de la seccidn rectangular o el espesor del alma.

20cm +15cm)
2

:)bw: 2*( )=356m

d = Se denomina también “ altura efectiva *“ desde la cara a compresion, ( h)

representa el peralte total de la viga.



= d=08+xh=08*(19m)=152m

Vp = Componente vertical de la fuerza pretensora efectiva ( Pe ) después de
las pérdidas de pretensado, considerada en una seccion.

El tenddn transmite una fuerza cortante igual a la componente vertical de la

fuerza pretensora.
Vp = Pe * sena

Conviene dividir la fuerza de pretensado efectiva ( Pe ) en sus componentes, en las

direcciones vertical y horizontal.

a = Es el angulo de inclinacion del centroide del tendén en la seccion en

particular.
Puesto que (o ) es generalmente muy pequefio:
= cosa =cos0 =1
Por lo tanto, se puede asumir (H) =(P)

Esquematizando el analisis, mediante Figura 6.3. < Disposicion de la Fuerza Efectiva

de Pretensado en una Viga Presforzada «:

| Hp \%\ H=Pe*cosc

! o !

D !

Vp Pe V=H*tgox Pe
Vp=Pe*sencx V=Pe*senci

Analisis de la “ Trayectoria del Cable *“, mediante lo expuesto en la Figura 6.4.

“ Esquema de la Disposicion de la Trayectoria Parabolica del Tendon “, se tiene:



h=1%m

Li2=%20m Li2=20m

Donde se tiene:
emax = Excentricidad maxima préactica ( 114,06 cm equivale a 1,1406 m)
Segun la ecuacion de la parabola que pasa por 3 puntos:
y=A*xx*+B*x+C
Considerando los puntos notables, cuyas coordenadas serian:
P=(x;y)

P1=(0:;0)

P,=(20m;-1,1406 m)

P;=(40m;0)
Reemplazando los valores de los puntos notables en la ecuacién de la parabola:
Para P:
= (0)=A( 0)2+B(0)+C = C=0
Para Pa:
= (—1,1406 m) = A(20m)*+B(20m )+ (0)
Para Pj:
= (0)=A(40m)*>+B(40m)+(0)

Para obtener las incdgnitas restantes ( A ) y ( B ), con las ecuaciones respectivas se

resuelve un sistema de ecuaciones:



= A =0,0028
= B=-0,114
Reemplazando estos valores en la ecuacion de la parabola que pasa por 3 puntos:
y=Axx*+Bx*xx+C
= y=(0,0028) xx*+ (—0,114) xx + 0

Analisis del “ Angulo de salida del tendon “ (  ): Se deriva la ecuacion anterior para

obtener la pendiente y por ende el &ngulo de salida del tendén.
= y'=(0,0028)*(2)*x—0,114

Considerando el punto de salida del tenddn equivalente a un extremo de la viga, se

tiene:

=y =tga = —0,114
= a = arctg (—0,114) = 6,51°

Sustituyendo el valor obtenido de ( a ) juntamente con el de la fuerza de pretensado

efectiva ( Pe ), en la ecuacién de la componente vertical de( Pe ), se tiene:

Vp = Pe * sena
= Vp=[(n)*(Pi)]*sena=[(0,8)*(436919,74 Kg )] *» sen( 6,51°) =
= Vp =44617,88Kyg

Resolviendo la ecuacion para la fuerza cortante que provoca las grietas en vigas con

almas delgadas y sometidas a altas fuerzas de prersfuerzo.

Vew = (0,928 x/fc'+ 0,3« f,. ) x b, xd + Vp

= Vew = (0,928 * ’350 Kg/cm? + 0,3 * 44,74 Kg/cm2> *35cm*152cm +

44 617,88 Kg =



= Vew = 208 387,55 Kg

El valor de ( Vc ), la resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto,
debe tomarse como el menor de los valores obtenidos de (Vci) y ( Vew ).

Ve =Vew = 208 387,55 Kg

8.7.5.2. Resistencia Nominal al Cortante proporcionada por el Refuerzo para
Cortante ( Vs).-

Vn=Vc+Vs
Donde:

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo para

cortante.

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto. Cuyo valor
calculado anteriormente, y por procesos analiticos, equivale al valor hallado de
(Vew ) igual a 208 387,55 Kg

Para considerar el célculo de (Vs):

Av = f, «d
Vs = —
s 3

Reemplazando la relacién de (Vs ) en la ecuacion de (Vn), se tendré:

Av*xf, +xd
Vn=<+)+Vc

Como se indico, el disefio a cortante se basa en la relacion subsiguiente, de acuerdo

al criterio del cortante Ultimo maximo:
Vu=¢=*Vn
Donde:

Vu = Fuerza cortante total aplicada a la seccion por las cargas mayoradas. Cuyo
valor calculado es igual a ( 81 084,83 Kg ).



Vn = Resistencia nominal a cortante, igual a la suma de las contribuciones del

concreto y del refuerzo en el alma
¢ = Factor de la reduccion de la resistencia, igual a 0,85 para cortante.

Y en el caso limite de esta inecuacion, realizando las respectivas sustituciones, se
tendria:

Vu=¢+xVn=¢=*(Vs+Vc)

<Av*fy *d) +Vcl

= Vu =
u=4¢* S

La variable ( Av ), que se define como el &rea requerida para la seccion transversal de
un estribo se puede lograr despejando de la anterior ecuacion, entonces:

v_(Vu—(I)*Vc)*S
P fyxd

En los casos practicos de disefio, se escoge una seccion tentativa para estribo, para el

cual se determinaria el espaciamiento requerido:

S:(I)*Av*fy*d
Vu—-¢=*Vc

De acuerdo a la norma A.S.T.M. ( American Society of Testing Materials ), y donde:

- Adoptando un didametro de acero de refuerzo de ( 3/8” ) cuya area nominal es
igual a 0,71 cm? . y como se tienen dos almas, se tendra un érea de acero de

refuerzo que resista al corte de:
= A, = (2 almas) = 0.71 cm? = 1,42 cm?

fy = Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo para estribos ( Grado 60 =

4 200 Kg/cmz2).

d = Peralte efectivo, se lo considera desde la cara en compresion del miembro

hasta el centroide del acero de presfuerzo.

Donde el peralte total se representa por la letra ( h).



=d=08*xh=08%(190cm) =152cm

Reemplazando los correspondientes valores en la ecuacion para el espaciamiento de

estribos, ( S), se tiene:

_ (0,85) * (1,42 cm?) = (4.200 Kg/cm?) * (152 cm) 8 02
T 8108483 Kg— (0,85)«20838755Kg o

Al obtener un valor negativo, no se requiere armadura de corte ( Vs).
= Vs=0

Se acota que el valor de ( @*Vc ), la resistencia nominal al cortante debida al
concreto ya es mayor que ( Vu ), la fuerza cortante total aplicada a la seccion por las

cargas mayoradas, se verifica la relacion:
Vu<¢p+xVn=¢=*(Vs+Vc)
= 81084,83Kg < (0,85)* (0Kg+208387,55Kg)
= 81084,83Kg < 177 129,42 Kg = ok
8.7.6. Refuerzo Minimo en el Alma.-
El area minima que debe proporcionarse como refuerzo para el cortante para la

generalidad de los casos debe ser igual al menor valor de:

_Ap*fruxS | d

Ay = — 2 P% — _
YT 80+f,+d b,

Donde:
Aps = Area de la seccion transversal del acero de presfuerzo.
fpu = Resistencia Ultima de tension del acero de presfuerzo.
fy = Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo del estribo.
d = Peralte efectivo.

bw = Ancho del alma.



S = Espaciamiento de la armadura de refuerzo ( estribos ).

Para miembros presforzados, este espaciamiento maximo ( S ) no debe exceder el
menor de los siguientes valores:

60cm
0,75« h

s < {
Donde:
h = Peralte total.

60 cm
0,75*h =0,75*(100cm) =75cm

= §< {
Se adopta: S=25cm

Reemplazando en la ecuacion del area de la seccion transversal del acero de refuerzo
(Av):

Aps * fpy xS d
= %k

80« f,xd b,

Los siguientes valores han sido calculados o adoptados para efectos de disefio:
Aps = 33,29 cm?
fpu = Grado 270 = 270 Ksi = 18 982,89 Kg/cm?
fy = Grado 60 = 60 Ksi = 4 200Kg/cm?

d=08+xh=08%(190cm) =152cm

w

(20 cm + 15cm)
*

> )=35€m

Calculando el valor area de la seccion transversal del acero de refuerzo ( Av ), a

emplearse:

(33,29 cm?) * (18 982,89 Kg/cm?) * (25cm)  [152cm )
= Av = > * =0,64cm
80 * (4200 Kg/cm?) * (152 cm) 35cm




Entonces refiriéndonos a la tabla aceros de refuerzo corresponderia un area de

refuerzo para estribos de:

= Apzer = 0,71 cm?

= ¢ 3/8" cada 25 cm

Por rama ( nervio ) doble, al ser una viga doble T, se tendré :

= 2x%(0,71cm?*) = 1,42 cm? > Av = 0,64 cm?

8.8. Andlisis y Disefio a la Flexion. Método de Disefio a la Resistencia.-
8.8.1. Comportamiento bajo Sobrecarga y Resistencia bajo Flexion.-

Como se representa en la Figura 7.1. “ Viga de Concreto Presforzado a la Carga
Maxima de Flexion. Equilibrio y Distribucion de Esfuerzos en Media Viga «.

e
—

Donde:
T = Fuerza de tension que obra en el acero.
C = Fuerza de compresion. Resultante compresiva en el concreto.
z = Brazo del momento del par de fuerzas
Mu=C+xz=T=x*z
Donde:
Mu = Momento resistente Gltimo o de falla.

Para obtener las cargas factorizadas se dan factores de carga mayores a la unidad.

Para que el miembro sea capaz de resistir en el momento de la falla incipiente.



Mu=1,4+«(Mpp+Mcy)+1,7«(Mcy)
Mu < ¢ +* Mn
Donde:

Mu = Resistencia requerida a la flexion, en el caso cuando se sobrecarga la

estructura. Implica las cargas factorizadas.

Mn = Resistencia nominal a la flexion. Valor obtenido de acuerdo a los
conocimientos del comportamiento estructural y de la resistencia de los

materiales.

¢ = Factor de reduccién de la resistencia. Con un valor de 0,9 que reduce el
valor de la resistencia nominal para obtener la resistencia de disefio a

flexion.

8.8.2. Clasificacion de las Vigas Presforzadas segin su Tipo de Falla por

Flexion.-

8.8.2.1. Vigas presforzadas subreforzadas.-

La falla se inicia con la fluencia del acero de tensién, produciendo un aviso previo.
Salvo casos excepcionales, las vigas de concreto presforzado son subreforzadas.
8.8.2.2. Vigas presforzadas sobreforzadas.-

Fallan cuando el concreto alcanza la deformacion limite de compresion para una

carga a la cual el acero esta ain por debajo de su esfuerzo de fluencia.
Este tipo de falla ocurre stbitamente.
8.8.3. Bloque Rectangular de Esfuerzos Equivalentes.-

A continuacion se hace una representacion grafica de como se concibe el blogue
rectangular de esfuerzos equivalentes en la Figura 7.2. “ Esquema del Bloque

Rectangular de Esfuerzos Equivalentes “.



fc' 0,85*fc'
—

ey
a/2
Aps d-(a/2)
® T =T

b Eje Neutro en la
condicion de la falla

Donde:

b = Ancho de la cara a compresion de la viga

Aps = Area del acero de presfuerzo

d = Canto util.

H = Altura de la seccion transversal de la viga.

a= Profundidad del bloque equivalente de compresion en la falla.
8.8.4. Ecuaciones del Cadigo A.C.I. para la Resistencia a la Flexion.-

Mu < ¢+ Mn
Mu=1,4(Mpp+Mcy)+1,7+«(Mcy)

Respecto de las cargas actuantes. Considerando una viga simplemente apoyada, el
momento flector maximo en centro luz se representa de la siguiente manera:

q*L*

M =
8

Donde:
M = Momento flector maximo en el centro de la viga respecto de una viga
( pasarela ) simplemente apoyada
g = Carga uniformemente repartida sobre la viga ( pasarela )

L = Longitud total de la viga ( pasarela ).



_(PP)xL* (2112 Kg/m) * (40 m)?

= Mpp = 3 3 =422400Kg.m
=42240000Kg.cm
CM) xL* (184,55 Kg/m) * (40 m)?
:MCMz( ;* =( 9/8)*( ) =36910,25Kg.m
=3691024,72Kg.cm
CV)*L? (612,5 Kg/m) * (40 m)?
SN VAR CLOLL g/m) = OmM)” _ 155 500 Kg.m

8 8
= 12250000 Kg.cm

Sustituyendo los respectivos valores en la ecuacion de la resistencia requerida a la

flexion consistente en las cargas factorizadas ( Mu ), se tiene:
Mu=1,4+(Mpp+Mcy)+1,7+(Mcy)

= Mu = 1,4 (42240000 Kgcm + 3 691 024,72 Kgcm ) + 1,7
* (12250000 Kgem ) =

= Mu = 85128434,61 Kg.cm

Se aplicara si el presfuerzo efectivo (o final ) en el acero ( fpe ) no sea menor que

(0,5*fpu ), entonces:
fre > 0,5« fpu
Donde:
fpu = Resistencia Ultima de tension del acero de presfuerzo.
Los célculos subsiguientes requieren de esta aclaracion.

fpezn*Pi

Aps

~(0,8) * (436 919,74 Kg)

= f
pe 33.29 cm?

=11 827,87 Kg/cm? ~ 168 230,06 Ib/pulg?

Ademas, se tiene que la resistencia Gltima minima a la tensién del acero de

pretensado ( fpu ) es del Grado 270, entonces se tiene:



fPUGrado 270 = 270Ksi = 270.000 b /pulg®
Sustituyendo estos valores en la relacion descrita:
fre > 0,5 fpu
Donde:
fpe = Esfuerzo de pretensado efectivo. Debido a ( Pe).

fpu = Resistencia Ultima minima a la tension del acero de pretensado. Grado
270 que equivale a 270 000 Ib/pulg®.

= 168 230,06 Ib/pulg® > (0,5) = (270.000 Ib/pulg?)
= 168 230,06 Ib/pulg® > 135.000 Ib/pulg? = ok

Para el célculo del esfuerzo en el acero cuando la viga falla ( fps ), se tienen dos
opciones; para tendones adheridos y para tendones no adheridos. Pero en ninguno de

los 2 casos, ha de suceder que:

fry
fps > {fpe +60.000

Ecuaciones predeterminadas en [ Ib/pulg? ]
Donde:

fpy = Resistencia de fluencia del acero de pretensado. Lo minimo especificado
segn norma ASTM A416 para cables.

fpy =0,85x*f,,
= f,, = 0,85 % f,, = 0,85+ (18 982,89 Kg/cm? ) = 16 135,46 Kg/cm?
= fyy = 16 135,46 Kg/cm® ~ 229 499,99 Ib/pulg®

O idem, en unidades de uso comun del “ Sistema Inglés ( U.S. Customary System,
U.S.C.S.) o Sistema Britanico:

= fyy = 0,85 * f,, = 0,85 % (270 000 Ib/pulg?®) = 229 500 Kg/cm?



a) Esfuerzo en el Acero a la Falla ( fps ) para tendones adheridos:

Natural en vigas pretensadas y normal para vigas postensadas, donde los tendones

son inyectados con morteros después que se tensan.

u
fps=fpu*<1—0,5*pp*%>
b) Esfuerzo en el Acero a la Falla ( fps ) para tendones no adheridos.-
= +10.000 + fe

Donde:
fps = Esfuerzo en el acero cuando la viga falla

fpu = Resistencia Ultima minima a la tension del acero de pretensado. Grado
270 que equivale a 270 000 Ib/pulg®.

fPUGrado 270 = 270 Ksi = 270 000 Ib/pulg?

fc’ = Resistencia caracteristica a la compresion del hormigon de pretensado

(350 Kg/em? = 4 978,12 Ib/pulg?)

fpe = Esfuerzo en el acero debido a la fuerza de pretensado efectiva, después

de todas las pérdidas.

p = Porcentaje de acero de presfuerzo.

_ Aps
Pr=pid

Donde:
Aps = Area total del acero de pretensado (33,29 cm? = 5,16 pulg? )
b = Ancho de la cara a compresion de la viga ( 250 cm ~ 98,42 pulg )

d = Canto util que resulta de restar de la altura total de la viga ( h ), el

valor del recubrimiento (r).



d=h-r
= d=190cm -6 cm = 184 cm = 72,44 pulg
El calculo de la cuantia de acero de pretensado sera:

_ Aps
Pr=ped

_ Aps 33,29 cm?
Pp = hvd ™ (250 cm) * (184 cm)

= = 0,00072

Caélculo de ( fps), el esfuerzo en el acero cuando la viga falla, en el caso de tendones

adheridos.

fps=fpu*(1—0,5*pp*%)

270 000 Ib/pulg?
4978,12 Ib/pulg?

= fps = 270.000 Ib/pulg? * ll — 0,5 * (0,00072) = <

= fps = 264 701,38 1b/pulg® ~ 18 610,36 Kg/cm?
Considerando los valores limites:

fpy = 229 499,99 lb/pulg?
fpe + 60 000 = 168 230,06 Ib/pulg? + 60 000 = 228 230,06 1b/pulg?

fps # {
~ fps =228230,06 lb/pulg® ~ 16 046,17 Kg/cm?
A continuacion se procede a calcular el indice de refuerzo:

fps
fc

Si el resultado es menor a 0,3, la viga es subreforzada. Y se utilizaria una de las

Indice de refuerzo = p, *

siguientes ecuaciones para calcular la resistencia nominal a la flexion ( Mn ).

a).- Para vigas de seccion transversal rectangular, T o I, donde ( a ) la profundidad
del bloque rectangular de esfuerzos equivalentes es menor que ( hf ), que

representa el espesor del patin a compresion.



anAps*fps*(d—g)

b).- Para miembros con patines de vigas T o | donde ( a ); la profundidad del
bloque rectangular de esfuerzos equivalentes es mayor que ( hf ) que simboliza el
espesor del patin a compresion.
a hf
Mn=pr*fps*(d——)+Apf*fps*(d——)
2 2
Obteniendo el valor del indice de refuerzo seré:

— Indice d fps 0.00072 228 230,06 Ib/pulg?®
= ¥ — = *
ndice de refuerzo = p, o (0, ) 797812 1b/pulg’

= Indice de refuerzo = 0,033

= Indicederefuerzo=0,033 < 0,3 = Vigasubreforzada

Ademas si:
fps .
hf <1,4%dx*pp* F = a>hf = Usar la ecuacion b)
fps .
hf > 1,4+ d * pp * F = a<hf = Usar la ecuacion a)
Donde:

hf = Representa el espesor del patin a compresion.

= hf =10 cm = 3,94 pulg

228 230,06 Ib/pulg?
= hf 2 1,4 % (72,44 pulg ) * (0,00072) *

4978,12 Ib/pulg?
= 3,94 pulg > 3,36 pulg
= a<hf
= Usar la ecuacién a)

Entonces:



Mn=Aps*fps*(d—g)

_ Apsxfps
2= 0,85+fc b

(5,16 pulg?) = (228 230,06 Ib/pulg?)
a=
0,85 = (4 375,12 Ib/pulg?®) = (98,42 pulg )

= 2,83 pulg

2,83 pulg) B
> =

— Mn = (5,16 pulg®) * (228 230,06 Ib/pulg?) * (72,44 pulg —
= Mn =83 640 721,54 lb.pulg =~ 96 365 523,32 Kg.cm

Mu < ¢+ Mn
= 85128434,61Kg.cm < (0,9) * (96 365523,32Kg.cm)
= 85128434,61 Kg.cm < 86728970,99 Kg.cm
Por lo tanto, no se requiere armadura suplementaria ( armadura pasiva ) a la flexion.
8.8.5. Armadura Minima a Flexion.-

Aspym = 0,004 A

Donde:

A = Area de la zona de la seccion transversal entre la cara a tension por
flexion y el centroide de la seccion transversal bruta del concreto. Zona

achurada en la siguiente grafica.

Se observa en la Figura 7.3. “ Esquema del Area para determinar la Armadura

Minima a Flexion , cual es el area a calcular, segin lo expuesto en la teoria.
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Realizando los calculos necesarios para determinar el area achurada correspondiente
a ( A), antes definida. Esquematizando en detalle el proceso de calculo. Como se
ilustro en la Figura 7.4. « Detalle del Area a determinar para hallar la Armadura

Minima a Flexion .

1.8m
1.2m

Calculando el valor de (A ):



=20cm=15cm+ 2+ x’
=x'=25cm
Por relacion de triangulos:

_ 120,057 cm = 2,5 cm
B 180 cm

14

= X

= 1,667 cm

El area achurada de una sola alma, sera:

120,057 cm * 1,667 cm
2

= A= (15cmm=* 120,057 cm) + 2 * ( ) = 2001,04 cm?

El area ( A) achurada de las dos almas, seré:

= A =2001,04 cm? * (2 almas ) = 4002,08 cm?

Por lo tanto, la armadura minima estimada es:

ASpmin = 0,004 % A = 0,004 x 4002,08 cm? = 16,01 cm?

En la parte inferior de las almas se colocaran 2 barras de diametro %", y se repartiran

12 barras de diametro 3/8” cada 25 cm. a lo alto de cada alma.

Se opta por utilizar acero CA-42 ( fy = 4 200 Kg/cm?), y cuya area sera:
= Ap12 = 1,29 cm?

= Agzjgr = 0,71 cm?

8.9. Analisis y Calculo Estructural de los Accesos y Estribos de Hormigon

Armado mediante Programa Computarizado .-

8.9.1. Disefio de Placas de H°A° a Flexion en Ejes Globales de los Accesos al

Puente Pasarela. Escalera y Descansos.-
8.9.1.1. Consideraciones de Disefio.-

8.9.1.1.1. Referencias de Disefio.-



Figura 8.3.

Esquema de la Disposicion y Denominacion de un Elemento de H°A (losa)

aplicado al Programa Computacional

ji

X
z

top

SLI :

pu!%‘lé’* Aty

:
d haiiz

Se ha adoptado la norma ACI 318-99 para el disefio

"Inf" es la cara inferior de la placa (-t/2)

"Sup" es la cara superior de la placa (+t/2)

Momentos positivos crean traccion en -t/2, compresion en +t/2
¢ Se ha adoptado la cuantia minima especificada por norma (7.12.2.1)
8.9.1.1.2. Datos de Disefio.-

e Cargas muertas

1. Peso propio Hormigon Armado............ 2400 kg/m3
2. Peso propio de los escalones de H.......... 193 kg/m2
3. Recubrimiento de escalones .................. 50 kg/m2

e Carga Viva de uso escaleras
1. Norma ACI. — 318 -99 escaleras............ 400 Kg/m2

8.9.1.1.3. Disefio del Area de Refuerzo de HeA®.-

Los esfuerzos de membrana y los momentos torsores son ignorados en el disefio



Todo lo que se necesita para calcular el momento de resistencia ultima de una viga
de H°A?® es el valor de la resultante de compresion C, la cual debe ser igual a la

fuerza de traccion T.

Figura 8.4.

Distribucion de Esfuerzos y Fuerzas en una Seccion Transversal

d
— e (d-Y/12)

V=

Recubrimiento  $
|

Relacionando las variables en formulas congruentes:

C=0.85*fc*y*b

T=As*fs
> M =0
T=As*fs
My =@*C*(d=y/2) e, )
T = Cotee e (2
De la ecuacion (2 ):
* *h*
A - 0.85*fc*b*y
S f
y
M 0.85%fc*b*y?

—Y _085*fc*h*y*d—
¢ 2

2*M
u -0
$*0.85*fc*D

y2 —2*y*d+



ydsl1o 2*Mu
$*0.85*fc*b*d?

Llamamos (Y ) alaaltura del bloque de compresion estando este en funcion de los
materiales, de las caracteristicas geométricas de la pieza, y del momento ultimo a

resistir.
e Cuantia limite segiin A.C.l, Area maxima de acero :

ASmax = 0'75*As(balanceada)
P max. =0.75 Pbalanceada

As
b*d

cuantia p = , A'Smax = pb*b*d

e Cuantia balanceada :

padm = 0.85*61*2*&

fy 6090 +fy
f1=0.85 para ft < 280 kg/cm2
$1=0.80 para Tt < 350 kg/cm2
B1=0.75 para ft < 420 kg/cm2

e Cuantia minima. Area minima de acero:

Valor que nos indica el minimo porcentaje de area de acero respecto a la de H® que

se debe de colocar por razones constructivas.
Ppmim = 14/fy (en vigas)
pmim = 0.0018 (en losas)

8.9.1.2. Combinaciones de Carga.-



C1 = 1.4 x (Peso propio + Peso escalones + Recubrimiento escalones )

C2 = 1.4 x (Peso propio + Peso escalones + Recubrimiento escalones ) + 1.7 (Carga

de uso ).
e Esfuerzos y Area de refuerzo en Escaleras y descansos.
Figura 8.5.

Graéfica representativa del Programa Computacional
(Accesos al Puente Pasarela)

El esquema estructural placas — barras, se consigue analizar con software
especializado de analisis estructural, con soporte de calculo en base al método de los
elementos finitos ( FEN ), cual desarrollo y explicacion no forma parte del presente
proyecto de grado, pero si se identificara a las solicitaciones por sectores de los

escalones ( tramos ) y descansos de la escalera de la pasarela.

«+ Tramo N° 1 de escalera apoyado en el terreno y Descanso N° 1.-




Longitud Tramo = 3.50 m
Ancho =130 m
Espesor = 12.00cm

Recubrimiento Mecanico = 2.50cm

As paraleloa Z

Mxx ec Asz
Distancia Tn.cm
+0.00 Min. -0.30 C2 Sup 0.85
Max. 030 C2 Inf
0.00
As paraleloa Z
Mxx  ec Asz
Distancia Tn.cm
+0.80 Min. -0.05 C2 Sup 0.13
Max. -0.05 C2 Inf
As paraleloa Z
Mxx ec Asz
Distancia Tn.cm
+1.75 Min. 0.03 C2 Sup
Max. 0.03 C2 Inf
As paraleloa Z
Mxx  ec Asz
Distancia Tn.cm
+2.70 Min. -0.17 C2 Sup
Max.  0.17 C2 Inf

As paralelo a X

Mzz ec Asx
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
-143 C2  Sup 4.21
0.00 O Inf

As paralelo a X
Mzz ec AsX
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
074 C2 Sup 0.00
0.00 0.74 C2 Inf 2.11
As paralelo a X
Mzz ec
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
0.00 071 C2 Sup 0.00
0.08 071 C2 Inf 202
As paralelo a X
Mzz ec
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
047 -039 C2 Sup 1.09
000 039 C2 Inf 160

ASX

ASX



As paraleloa Z As paralelo a X

Mxx  ec Asz Mzz ec Asx
Distancia Tn.cm [cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
+3.50 Min. -0.09 C2 Sup 025 059 C2 Sup 131

Max. 0.09 C2 Inf 000 059 C2 Inf 1.66

«+ Descanso N° 1.-

Longitud Tramo = 1.50 m

Ancho =1.30m

Espesor = 14.00cm

Recubrimiento Mecénico = 2.50cm

As paraleloa Z As paralelo a X
Mxx  ec Asz Mzz ec AsX
Distancia Tn.cm [cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
+0.00 = + 1.50 Min. -093 C2 Sup 218 -1.71 C2 Sup 4.49

Max. 093 C2 Inf 081 171 C2 Inf  0.00

As paraleloa Z As paralelo a X
Mxx ec Asz Mzz ec Asx
Distancia Tn.cm [cm2/M] Tn.cm [cm2/M]

+0.75 Min. -1.55 C2Sup 370 -359 C2 Sup 9.12



Max. 1.55

¢ Tramo N°2.-

Longitud Tramo = 3.15 m
Ancho=1.30 m
Espesor = 14.00cm

Recubrimiento Mecénico = 2.50cm

As paraleloa Z

Mxx ec
Distancia Tn.cm
+0.00 Min. 0.06

As paraleloa Z

Mxx ec
Distancia Tn.cm
+0.80 Min.  -0.05
Max. 0.01

As paraleloa Z

Mxx ec
Distancia Tn.cm
+1.60 Min. -0.04
Max. 0.01

C1 Sup
Max. 0.15 C2 Inf

C2 Sup
Cl Inf

C2 Sup
Cl Inf

C2 Inf 000 359 C2 Inf

As paralelo a X

Mzz ec AsXx
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
0.77 -0.27 C2 Sup 0.77
041 -020 C1 Inf 146

As paralelo a X

Mzz ec AsX
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
015 017 Cl1 Sup 0.00
000 060 C2 Inf 171

As paralelo a X

Mzz ec Asx
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
010 032 Cl1 Sup 0.00
0.00 093 C2 Inf 268

0.00



As paraleloa Z

As paralelo a X

Mxx  ec Asz Mzz ec AsX
Distancia Tn.cm [cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
+3.15 Min. 0.04 Cl Sup 057 -082 C2 Sup 235
Max. 0.14 C2 Inf 038 0.02 C1 Inf  1.76
«» Descanso N° 2.-
Dimensiones = 1.5 x 2.6
Espesor = 14.00 cm.
Recubrimiento Mecénico = 2.50 cm.
As paraleloa Z As paralelo a X
Mxx  ec Asz Mzz ec Asx
Distancia Tn.cm [cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
Centro Min. -0.42 Cl Sup 447 -219 C2 Sup 6.46
Max. 0.34 C2 Inf 210 112 C1 Inf 241
As paraleloa Z As paralelo a X
Mxx  ec Asz Mzz ec AsX
Distancia Tn.cm [cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
Extremos Min. -1.81 C2 Sup 181 -262 C2 Sup 4.70
Max.  -0.56 C1 Inf 000 115 C1 Inf  1.52



¢ Tramo N° 3.-

= 3.15m
Espesor = 13.00 cm.

Largo

Recubrimiento Mecénico = 2.50 cm.

As paraleloa Z

Mxx ec
Distancia Tn.cm
+0.00 Min. 0.06 Cl Sup
Max.  0.18 C2 Inf
As paraleloa Z
Mxx  ec Asz
Distancia Tn.cm
+0.80 Min. -0.04 C2 Sup
Max. -0.01 ClInf
As paraleloa Z
Mxx ec Asz
Distancia Tn.cm
+2.5 Min. -0.01 C2 Sup

Max. C1

As paralelo a X

Asz Mzz ec
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
0.00 -0.72 C2 Sup 206
049 -030 C1 Inf 130

As paralelo a X

Mzz ec Asx
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
010 012 C1 Sup 0.00
0.00 045 C2 Inf 248

As paralelo a X

Mzz ec Asx
[cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
0.04 031 Cl1L Sup 0.00
Inf  0.00 0.85 C2 Inf

ASX

2.43



As paraleloa Z

As paralelo a X

Mxx ec Asz Mzz ec Asx
Distancia Tn.cm [cm2/M] Tn.cm [cm2/M]
+3.00 Min. 0.01 Cl Sup 000 029 C1 Sup 0.00
Max. 0.05 C2Inf 014 060 C2 Inf 172
+» Descanso N° 3.-
Largo = 1.50
Espesor = 14.00 cm
Recubrimiento Mecanico = 2.50 cm
As paraleloa Z As paralelo a X
Mxx  ec Asz Mzz ec AsX
Distancia Kg.m [cm2/M] Kg.m
[cm2/M]
Centro Min.  -1504.02 C2 Sup 359 -3029.15 C2 Sup 755
Max. -477.37 C1 Inf  0.00 -890.08 C1 Inf
0.00
As paraleloa Z As paralelo a X
Mxx  ec Asz Mzz ec AsX
Distancia Kg.m [cm2/M] Kg.m
[cm2/M]
Extremos Min. 200.05C1  Sup 0.00 -1738.03 C2 Sup 4.18
Max. 672.74 C2 Inf 157 -737.20 C1 Inf ~ 0.00



¢ Tramo N°4.-

Largo = 3.00
Espesor = 12.00[cm]
Recubrimiento Mecénico = 2.50[cm]

As paraleloa Z

Mxx  ec Asz
Distancia Kg.m
[cm2/M]
+1.50 Min. -16.75 C2  Sup
Max. -5.53 C1

As paraleloa Z

As paralelo a X

Mzz ec

[cm2/M] Kg.m

0.05 346.10C1

Sup

Inf  0.00 949.11C2

AsX

0.00
Inf 274

As paralelo a X

Sup

Mxx ec Asz Mzz ec
Distancia Kg.m [cm2/M] Kg.m
+2.25 Min. -13.76 C2Sup 0.04 343.77C1
Max. -4.41 Cl Inf 0.00 943.86C2

As paraleloa Z
Mxx  ec Asz
Distancia Kg.m
[cm2/M]

As paralelo a X

Mzz ec

[cm2/M] Kg.m

AsXx
[cm2/M]

0.00
Inf 272

AsX



+3.00 Min.  10.67 C1 Sup
Max. 32.37 C2 Inf

+» Descanso N° 4.-

Largo = 1.50
Espesor = 14.00 cm

Recubrimiento Mecanico = 2.50 cm

As paraleloa Z

Mxx ec Asz
Distancia Kg.m [cm2/M]
+0.00
Extremos Min. -33.12 C2 Sup

Max.  -3.74 C1
0.00

As paraleloa Z
Mxx  ec Asz
Distancia Kg.m [cm2/M]

+0.40 Min. -48.26 C2
2.77

Max. -496 C1
0.61

As paraleloa Z

0.00 343.30C1  Sup
0.09 952.11C2 Inf
As paralelo a X
Mzz ec
Kg.m
0.08 -1192.87 C2
Inf  0.00 -422.12
As paralelo a X
Mzz ec
Kg.m
Sup 0.11 -1171.62
Inf  0.00 -420.28

Mxx ec Asz Mzz ec

As paralelo a X
Asx

AsX
[cm2/M]

0.00

2.74

Sup 2.83.
C1 Inf
Asx
[cm2/M]

C2  Sup
C1 Inf



Distancia Kg.m
[cm2/M]
+0.75 Min. -1328.78 C2
7.18
Max. -480.75 C1
0.00

As paraleloa Z
Mxx  ec Asz
Distancia Kg.m
[cm2/M]
+1.50
Extremos Min. -33.12 C2 Sup

Max. -3.74 C1
0.00

[cm2/M] Kg.m

Sup 3.16 -2890.63

Inf  0.00 -1024.75

As paralelo a X

Mzz ec

[cm2/M] Kg.m

0.08 -1192.87 C2

Inf  0.00 -422.12

C2

C1

AsX

Sup

C1

Sup

Inf

2.83.

Inf

8.9.2. Disefio de Columnas de H°A° que constituyen los Accesos y Estribos del

Puente Pasarela.-

« Columna de H°A° - N° 1 ( Accesos ).-

Datos Generales:

Norma de Disefio: ACI-318-99

Estados de carga considerados:

C2: 1.4pp+1.7cv

Riesgo sismico: Bajo.
Materiales:

Hormigon, fc: 0.21 [Ton/cm2]
Acero, fy 4.20 [Ton/cm2]



Tipo de concreto: Normal

Recubrimiento epdxico: No

Maodulo de elasticidad: 218.82 [Ton/cm2]
Tipo de empalmes: Tangencial

Peso unitario: 2400.00 [Kg/M3]

Cuantia minima adoptada: 0.010

Cuantia maxima adoptada: 0.080

Datos Columna: A Nivel: Piso 0 - Piso 1

Geometria:

Tipo de seccion: Circular
Posicion de la columna: Centro
Distancia entre niveles: 2.00 [M]
Diametro: 50.00 [cm]

Armadura:

Longitudinal: 10-16mm
Recubrimiento libre: 2.50 [cm]
As provista  :20.11 [cm2]
Cuantia provista: 1.02%

Con empalmes: a traccion

NuUmero de barras: 10

Figura 8.6.

Esquema de la Disposicién y Denominacion de un Elemento de H°A ( columna)
aplicado al Programa Computacional



—

o]
z

Separacion inicial (Sini): 0.00 [cm]
Transversal: 10 8mm@20 cm
Parametros de disefio:
Esbeltez Eje 22 Eje 33
Lu[M] 2.00 2.00
K 1.00 1.00
Cm 0.00 0.00
Sway Si Si
lg/lc 0.70  0.70
Solicitaciones:
Estado Ubicacion Pu Mu33 Mu22
Carga
transversal [Ton] [Ton*M] [Ton*M]

22
C2 Superior -9.44 -0.42 0.18
No No
C2 Inferior -10.76 -0.01 -0.23

No
Resultados Columna: A Nivel: Piso 0 - Piso 1

Compresion biaxial:




Estado gobernante: C2
Longitud de empalme: 91.44 [cm]
Separacion libre en empalme: 10.28 [cm]

Estatus: Bien
EstadoPu Mc33 Mc22 &8ns33 8ns22 Cm33 Cm22 ¢

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]
C2 -10.76 0.01 0.23 1.00 1.00 0.605 0.400 0.85

Estado @*Mn33 @*Mn22 Mc/(@*Mn) Asreg/Asprov  fs/fy Relacién

de resistencia

[Ton*M] [Ton*M]
C2 0.37 15.27 0.01 0.00 -0.17
0.04

Corte:

Estatus: Bien
S adoptado  : 20.000 S calculado : 25.600
Sini adoptado: 0.00 Sini calculado: 10.00

Estado gobernante  Vu Vc Vs @*Vn Vu/(@*Vn)

[Ton] [Ton] [Ton] [Ton]

C2 0.29 15.90 8.44 20.69 0.01
Datos Columna: A Nivel: Piso 1 - Piso 2
Geometria:

Tipo de seccion: Circular
Posicion de la columna: Centro
Distancia entre niveles: 1.91 [M]
Diametro: 50.00 [cm]



Armadura:

Longitudinal: 10-16mm
Recubrimiento libre: 2.50 [cm]
As provista  :20.11 [cm2]
Cuantia provista: 1.02%

Con empalmes: a traccion

NuUmero de barras: 10

i L

£

Separacion inicial (Sini): 0.00 [cm]
Transversal: 10 8mm@20 cm

Parametros de disefio:

Esbeltez Eje 22 Eje 33

Lu[M] 1.91 1.91

K 1.00 1.00
Cm 0.00 0.00
Sway Si Si
lg/lc 0.70 0.70

Solicitaciones:

Estado Ubicacion Pu Mu33 Mu22 V2 V3 Carga

transversal



[Ton] [Ton*M] [Ton*M] [Ton] [Ton] 33 22

C2 Superior -7.39 -0.80 0.17 0.20 0.16 No No

C2 Inferior -8.65 -0.43 -0.14 0.20 0.16 No
No

Resultados Columna: A Nivel: Piso 1 - Piso 2

Compresion biaxial:

Estado gobernante: C2
Longitud de empalme: 91.44 [cm]
Separacion libre en empalme: 10.28 [cm]

Estatus: Bien

EstadoPu Mc33 Mc22  8ns33 8ns22 Cm33 Cm22 @
[Ton] [Ton*M] [Ton*M]

C2 -7.39 080 0.17 1.00 1.00 0.814 0.400 0.86

Estado  @*Mn33 @*Mn22 Mc/(@*Mn) Asreg/Aspro fs/fy Relacion

de resistencia
[Ton*M] [Ton*M]

C2 1484 321 0.05 0.00 0.59 0.04

Corte:

Estatus: Bien
S adoptado  : 20.000 Scalculado : 25.600
Sini adoptado: 0.00 Sini calculado: 10.00

Estado gobernante Vu Vc Vs @*Vn Vu/(p*Vn)
[Ton] [Ton] [Ton] [Ton]
C2 0.25 15.78 8.44 20.59 0.01

Notas aclaratorias:



e No se considera la torsion en el disefio.
e Solo se toman en cuenta columnas de seccidn rectangular o circular.
e Cada columna se verifica sélo considerando los esfuerzos en sus extremos.

o El refuerzo transversal se encuentra ordenado de abajo hacia arriba de cada

columna.
e Lu = Longitud no arriostrada.
e K = Factor de longitud efectiva.

e Cm = Factor que relaciona el diagrama de momentos real con un diagrama

de momentos uniforme equivalente.
e Sway ="Si" si se considera a la columna intraslacional en su eje local.

e * Mc = Momento mayorado de calculo utilizado para el disefio. Este

considera el efecto de la esbeltez del soporte. ~ Mc = Mu*ans.

e Ons = Factor de ampliaciéon de momentos para considerar el efecto de la

curvatura del miembro entre extremos (Efecto P-9).
e Mn = Momento nominal resistente.

e Moc/(@*Mn) = Relaciodn de resistencia. Adicionalmente se muestra un
grafico de barras que permite observar las relaciones Mc/(@*Mn) relativas
entre los diferentes estados de carga. Si alguna barra se encuentra en rojo, la

relacion serd mayor a la unidad.

« Columnas de H°A° - N° 2 v 3 ( Accesos ).-

Datos Generales:

Norma de Disefio: ACI-318-99

Estados de carga considerados:

C1l: 1.4pp
C2: 1.4pp+l.7cv



Riesgo sismico: Bajo.
Materiales:

Hormigon, fc: 0.21 [Ton/cm2]

Acero, fy:  4.20 [Ton/cm2]

Tipo de concreto: Normal

Recubrimiento epdxico: No

Maodulo de elasticidad: 218.82 [Ton/cm2]
Tipo de empalmes: Tangencial

Peso unitario: 2400.00 [Kg/M3]

Cuantia minima adoptada: 0.010

Cuantia maxima adoptada: 0.080

Datos Columna: A Nivel: Piso 0 - Piso 1

Geometria:

Tipo de seccion: Circular
Posicion de la columna: Centro
Distancia entre niveles: 2.00 [M]
Diametro: 50.00 [cm]

Armadura:

Longitudinal: 10-16mm
Recubrimiento libre: 2.50 [cm]
As provista : 20.11 [cm2]
Cuantia provista: 1.02%

Con empalmes: a traccion

NuUmero de barras: 10



—

o]
z
Separacion inicial (Sini): 0.00 [cm]
Transversal : 10 8mm@20 cm
Parametros de disefio:
Esbeltez  Eje 22 Eje 33
Lu [M] 2.00 2.00
K 1.00 1.00
Cm 0.00 0.00
Sway Si Si
lg/lc 0.70 0.70
Solicitaciones:
Estado Ubicacion Pu Mu33 Mu22 V2

[Ton] [Ton*M] [Ton*M] [Ton]
Cl  Superior -4.49 -0.06 -0.05 -0.21
C1 Inferior -5.81 -0.48 0.06 -0.21
C2 Superior -6.97 0.11 -0.23 -0.28
C2 Inferior -8.28 -0.45 0.63 -0.28

Resultados Columna: A Nivel: Piso 0 - Piso 1

Compresion biaxial:

Estado gobernante: C2
Longitud de empalme: 91.44 [cm]

V3 Carga transversal

[Ton]
-0.06
-0.06
-0.43
-0.43

33
No
No
No
No

22
No
No
No
No



Separacion libre en empalme: 10.28 [cm]
Estatus: Bien

Estado Pu Mc33 Mc22 8ns33 8ns22 Cm33 Cm22 (0]

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]
Cl -5.81 0.48 0.06 1.00 1.00 0.650 0.400 0.87
C2 -8.28 0.45 0.63 1.00 1.00 0.503 0.458 0.86

Estado @*Mn33 @*Mn22 Mc/(@*Mn) Asreg/Asprov fs/fy Relacion de

resistencia
[Ton*M] [Ton*M]
C1l 15.13 1.98 0.03  0.00 0.34 0.02
C2 8.82 12.33 0.05 0.00 0.45 0.04
Corte:
Estatus: Bien
S adoptado: 20.000 S calculado: 25.600
Sini adoptado: 0.00 Sini calculado: 10.00
Estado gobernante Vu Vc Vs @*Vn  Vul(@*Vn)
[Ton] [Ton] [Ton] [Ton]
C2 0.51 15.76 8.44 20.57 0.02
Datos Columna: A Nivel: Piso 1 - Piso 2
Geometria:

Tipo de seccion: Circular
Posicion de la columna: Centro
Distancia entre niveles: 3.71 [M]
Diametro: 50.00 [cm]

Armadura:

Longitudinal: 10-16mm



Recubrimiento libre: 2.50 [cm]

As provista : 20.11 [cm2]

Cuantia provista: 1.02%

Con empalmes: a traccion

NuUmero de barras: 10

Separacion inicial (Sini): 0.00 [cm]

—

2

Transversal : 19 8mm@20 cm

Parametros de disefio:

Esbeltez  Eje 22
Lu[M] 371
K 1.00
Cm 0.00
Sway Si
lg/lc 0.70

Solicitaciones:

Eje 33

Estado Ubicacion Pu

C1
C1
C2
C2

Superior
Inferior
Superior

Inferior

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]

-1.62

-4.06

-2.82
-5.26

Mu33

0.71
-0.06
1.05
0.13

3.71
1.00
0.00
Si

0.70

Mu22

0.02
0.06
-0.17
0.69

V2

[Ton]
-0.21
-0.21
-0.25
-0.25

V3 Carga transversal

[Ton]
-0.01
-0.01
-0.23
-0.23

33
No
No
No
No

22
No
No
No
No



Resultados Columna: A Nivel: Piso 1 - Piso 2

Compresion biaxial

Estado gobernante: C2

Longitud de empalme: 91.44 [cm]
Separacion libre en empalme: 10.28 [cm]
Estatus: Bien

Estado Pu Mc33 Mc22 8ns33 8ns22 Cm33 Cm22

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]
Cl -1.62 0.71 0.02 1.00 1.00 0.567 0.720
C2 -2.82 1.05 0.17 1.00 1.00 0.648 0.501

Estado @§*Mn33 @*Mn22 Mc/(@*Mn) Asreg/Asprov fs/fy Relacion de

resistencia

[Ton*M][Ton*M]
C1 1459 0.35 0.05 0.02 1.00 0.04
C2 1456 2.35 0.07 0.02 1.00 0.05
Corte:

Estatus: Bien
S adoptado : 20.000 S calculado: 25.600
Sini adoptado: 0.00Sini calculado: 10.00

Estado gobernante Vu Ve Vs @*Vn  Vu/(@*Vn)

[Ton] [Ton] [Ton] [Ton]
C2 0.34 1553 8.44 20.38 0.02

s+ Columna de H°A° - N° 4 ( Accesos ).-

Datos Generales:

Norma de Disefio: ACI-318-99

0.89
0.89



Estados de carga considerados:

Cl:1.4pp

C2:1.4pp+1l.7cv

Riesgo sismico: Bajo.
Materiales:

Hormigoén, f’c: 0.21 [Ton/cm2]
Acero, fy: 4.20 [Ton/cm2]

Tipo de concreto: Normal
Recubrimiento epdxico: No
Médulo de elasticidad: 218.82 [Ton/cm2]
Tipo de empalmes: Tangencial
Peso unitario: 2400.00 [Kg/M3]
Cuantia minima adoptada:0.010
Cuantia méxima adoptada: 0.080

Datos Columna: A Nivel: Piso 0 - Piso 1

Geometria:

Tipo de seccion: Circular
Posicion de la columna: Centro
Distancia entre niveles: 2.00 [M]
Diametro: 50.00 [cm]

Armadura:

Longitudinal: 10-16mm
Recubrimiento libre: 2.50 [cm]
As provista : 20.11 [cm2]
Cuantia provista: 1.02%

Con empalmes: a traccion

NUmero de barras: 10



T

D ’ 1
2

Separacion inicial (Sini): 0.00 [cm]
Transversal : 10 8mm@20 cm
Parametros de disefio:
Esbeltez  Eje 22 Eje 33
Lu [M] 2.00 2.00
K 1.00 1.00
Cm 0.00 0.00
Sway Si Si
lg/lc 0.70 0.70
Solicitaciones:
Estado Ubicacion Pu  Mu33 Mu22 V2 V3 Carga transversal

[Ton] [Ton*M] [Ton*M] [Ton] [Ton] 33 22
C1 Superior -6.70 -0.12 -0.01 -0.05 -0.01 No No
C1l Inferior -8.02 -0.22 0.01 -0.05 -0.01 No No
C2 Superior -11.11  0.01 -0.06 0.00 0.03 No No
C2 Inferior -12.43 0.01 -0.12 0.00 0.03 No No
Resultados Columna: A Nivel: Piso 0 - Piso 1

Compresion biaxial:

Estado gobernante: C2
Longitud de empalme: 91.44 [cm]



Separacion libre en empalme: 10.28 [cm]
Estatus: Bien

Estado Pu Mc33 Mc22 8ns33 8ns22 Cm33 Cm22 (0]

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]
Cl -8.02 0.22 0.01 1.00 1.00 0.814 0.400 0.86
C2 -12.43  0.01 0.12 1.00 1.00 0.816 0.812 0.84

Estado @*Mn33 @*Mn22 Mc/(@*Mn) Asreg/Asprov fs/fy Relacion de

resistencia

[Ton*M] [Ton*M]

C1 15.69 0.58 0.01 0.00 -0.14 0.03
C2 1.45 15.35 0.01 0.00 -0.30 0.04
Corte:

Estatus: Bien

S adoptado : 20.000 S calculado: 25.600

Sini adoptado: 0.00 Sini calculado: 10.00

Estado gobernante  Vu Vc Vs ¢*Vn  Vul(@*Vn)
[Ton] [Ton] [Ton] [Ton]

C1l 0.05 15.74 8.44 20.56 0.00

Datos Columna: A Nivel: Piso 1 - Piso 2

Geometria:

Tipo de seccion: Circular
Posicion de la columna: Centro
Distancia entre niveles: 5.51 [M]
Diametro: 50.00 [cm]

Armadura:



Longitudinal: 10-16mm
Recubrimiento libre: 2.50 [cm]
As provista : 20.11 [cm2]
Cuantia provista: 1.02%

Con empalmes: a traccion

NuUmero de barras: 10

I
.'r'l_a " ‘
D 1
z
Separacion inicial (Sini): 0.00 [cm]
Transversal : 27 8mm@20 cm
Parametros de disefo:
Esbeltez  Eje 22 Eje 33
Lu [M] 5.51 5.51
K 1.00 1.00
Cm 0.00 0.00
Sway Si Si
lg/lc 0.70 0.70
Solicitaciones:
Estado Ubicacion Pu Mu33 Mu22 V2

[Ton] [Ton*M] [Ton*M] [Ton]
C1l Superior -2.82 0.20 0.01 -0.06
C1 Inferior -6.45 -0.12 0.00 -0.06

V3 Carga transversal

[Ton]
0.00
0.00

33
No
No

22
No
No



C2 Superior -7.61 -0.06 0.04 0.01 0.07 No
C2 Inferior -11.24  0.02 -0.34 0.01 0.07 No

Resultados Columna: A Nivel: Piso 1 - Piso 2

Compresion biaxial:

Estado gobernante: C2
Longitud de empalme: 91.44 [cm]
Separacion libre en empalme: 10.28 [cm]

Estatus: Bien
Estado Pu Mc33 Mc22 &ns33 8ns22 Cm33 Cm22 0)

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]
C1l -6.45 0.12 0.00 1.00 1.00 0.400 0.616 0.87
C2 -11.24 0.02 0.34 1.00 1.00 0.493 0.548 0.85

Estado @*Mn33 @*Mn22 Mc/(@*Mn) Asreg/Asprov fs/fy Relacién de

resistencia

[Ton*M]  [Ton*M]

C1 15.79 0.07 0.01 0.00 -0.20 0.02
C2 0.69 15.29 0.02 0.00 -0.10 0.04
Corte:

Estatus: Bien

S adoptado : 20.000 S calculado: 25.600

Sini adoptado: 0.00 Sini calculado: 10.00

Estado gobernante  Vu Vc Vs o*Vn  Vu/(@*Vn)
[Ton] [Ton] [Ton] [Ton]

C1 0.06 15.53 8.44 20.38 0.00

«» Columna de H°A° - N° 5 ( Accesos ).-

No
No



Datos Generales:

Norma de Disefio: ACI-318-99

Estados de carga considerados:

Cl:1.4pp
C2:1.4pp+1.7cv
Riesgo sismico: Bajo.

Materiales:

Hormigon, f’c: 0.21 [Ton/cm2]

Acero, fy: 4.20 [Ton/cm2]

Tipo de concreto: Normal

Recubrimiento epoxico: No

Maodulo de elasticidad: 218.82 [Ton/cm2]
Tipo de empalmes: Tangencial

Peso unitario: 2400.00 [Kg/M3]

Cuantia minima adoptada: 0.010

Cuantia maxima adoptada: 0.080

Datos Columna: A Nivel: Piso 0 - Piso 1

Geometria:

Tipo de seccion: Circular
Posicion de la columna: Centro
Distancia entre niveles: 9.05 [M]
Diametro: 50.00 [cm]

Armadura:

Longitudinal: 10-16mm
Recubrimiento libre: 2.50 [cm]
As provista : 20.11 [cm2]

Cuantia provista: 1.02%



Con empalmes: a traccion

NuUmero de barras: 10

=

2

Separacion inicial (Sini): 0.00 [cm]

Transversal: 44 8mmC/20 cm

Parametros de disefo:

Esbeltez  Eje 22 Eje 33

Lu [M] 9.05 9.05
K 1.00 1.00
Cm 0.00 0.00
Sway Si Si
lg/lc 0.70 0.70

Solicitaciones:

Estado Ubicacion Pu Mu33 Mu22

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]
Cl Superior -1.78 -0.58 0.00
Cl Inferior -7.75 0.24 -0.01
C2  Superior -4.62 -1.72 0.03
C2 Inferior -10.59 0.98 -0.43

Compresion biaxial:

Estado gobernante: C2
Longitud de empalme: 91.44 [cm]

V2

[Ton]
0.09
0.09
0.30
0.30

V3 Carga transversal

[Ton]
0.00
0.00
0.05
0.05

33
No
No
No
No

22
No
No
No
No



Separacion libre en empalme: 10.28 [cm]
Estatus: Bien

Estado Pu Mc33 Mc22 8ns33 8ns22 Cm33 Cm22 (0]

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]
cl1 -1.78 0.58 0.00 1.00 1.0 0.432 0.444 0.89
C2- 462 1.72 0.03 1.00 100 0.400 0.572 0.88

Estado @*Mn33 p*Mn22 Mc/(@*Mn) Asreq/Asprov fs/fy Relacion de

resistencia
[Ton*M] [Ton*M]
C1l 14.61 0.07 0.04 0.01 1.00 0.03
C2 14.82 0.27 0.12 0.04 1.00 0.08
Corte:
Estatus: Bien
S adoptado: 20.000 S calculado: 25.600
Sini adoptado: 0.00 Sini calculado: 5.00
Estado gobernante  Vu Ve Vs @*Vn Vu/(@*Vn)
[Ton] [Ton] [Ton] [Ton]
C2 0.30 15.63 8.44 20.46 0.01

« Columnas de H°A° - N° 6y 7 ( Estribos ).-

Apoyos de Pasarela Peatonal:

La pasarela se constituye como una viga simplemente apoyada, por lo tanto, se tienen
dos apoyos ( estribos ). Ambos apoyos son de similares dimensiones, debido a la
topografia, relativamente plana, de la zona de emplazamiento de la obra. Ya que se

construye sobre un area urbana, la Rotonda “ Oscar Alfaro *.

Datos de la Columna:

Estados de carga considerados:




C4: 1.4pp+1.7cv
Riesgo sismico: Bajo.

Geometria

Tipo de seccion: Circular
Posicion de la columna: Centro
Distancia entre niveles: 5.15 [M]
Diametro: 50.00 [cm]

Armadura

Longitudinal: 10-16mm
Recubrimiento libre: 2.50 [cm]
As provista: 20.11 [cm2]
Cuantia provista: 1.02%

Con empalmes: a traccion

NuUmero de barras: 10

=

2

Separacion inicial (Sini): 0.00 [cm]

Transversal: 25- 8mmC/ 20 cm

Parametros de disefio

Esbeltez Eje22 Eje33

Lu[M] 5.5 5.15



K 1.00 1.00
Cm 0.00 0.00
SwaySi  Si

lg/lc 0.70 0.70

Solicitaciones
Estado Ubicacion Pu  Mu33 Mu22 V2

[Ton] [Ton*M] [Ton*M] [Ton]
C4 Superior  -90.00 -5.50 0.00 1.48
C4 Inferior -100.00 2.14 0.00 1.48

Resultados Columna: A Nivel : Piso 1 - Piso 2

Compresion biaxial

Estado gobernante: C4
Longitud de empalme : 91.44 [cm]
Separacion libre en empalme: 10.28 [cm]

Estatus: Bien
Estado Pu Mc33 Mc22 ons33 ons22

[Ton] [Ton*M] [Ton*M]

Cl -2441 2.00 0.00 1.00 1.00
C2 -2441 200 0.00 1.00 1.00
C3 -26.99 221 0.00 1.00 1.00
C4 -90.00 5.50 0.00 1.00 1.00

V3

[Ton]
0.00
0.00

Cm33

0.444
0.444
0.444
0.444

Carga transversal

33 22

No
No

Cm22

1.000
1.000
1.000
1.000

No
No

Estado @*Mn33 @*Mn22 Mc/(@*Mn) Asreg/Asprov fs/fy Relacion de

[Ton*M] [Ton*M]
C4 19.35 0.00 0.28 0.00

Corte

0.12

resistencia

0.41

0.78
0.78
0.77
0.70



Estatus: Bien
S adoptado : 20.000 S calculado: 25.600
Sini adoptado: 0.00  Sini calculado: 10.00

Estado gobernante Vu Vc Vs @*Vn
[Ton] [Ton] [Ton] [Ton]
C1 0.54 16.73 8.44 21.40

Vu/(9*Vn)

0.03

8.9.3. Disefio de Zapatas de Hormigon Armado de la Pasarela Peatonal.-

Datos Generales:

Norma de Disefio : ACI-318-99
Unidades : Ton-M

Estados de carga considerados:

n92C4 : +1.4n92PP+1.4n92PA+1.4n92CM+1.7n92CV+1.7n92CV1
Nudos donde se ubica: 92
Materiales

Hormigon, f'c: 0.21 [Ton/cm2]
Acero, fy: 4.20 [Ton/cm2]

Tipo de concreto : Normal
Recubrimiento epoxico :No
Médulo de elasticidad : 219.50 [Ton/cm2]

Peso unitario: 2322.67 [Kg/M3]

Suelo

Densidad del terreno : 1601.84 [Kg/M3]
Geometria

Tipo de zapata: Centrada

Figura 8.7.



Esquema de la Disposicion y Denominacion de un Elemento de H°A ( zapata )
aplicado al Programa Computacional

— e
Largo L: 1.60 [M] Largo de la columna I: 50.00 [cm]
Ancho B: 1.60 [M] Ancho de la columna b :50.00 [cm]
Alto hf: 0.30 [M] Area de la base (BxL): 2.56 [M2]

Profundidad de la base Df: 1.52 [M] Volumen de la zapata (BxLxhf): 0.77 [M3]
Armadura

Recubrimiento libre: 4.50 [cm]

Relacion maxima permitida entre Rho/Rho balanceo :0.75
Armadura // a B (zz): 8-12mm@20.32 cm

Armadura // a L (xx): 7-12mm@22.86 cm

Cuantia minima : 0.00200

Armadura de espera

Armadura: 4-12mm

Recubrimiento libre: 2.54 [cm]
Longitud de anclaje calcular : a traccion
NUmero de barras // a la cara b: 2
NUmero de barras // alacaral: 2
Estribos: 8mm@30.48 cm

NUmero de ramas // a b: 2

NuUmero de ramas // a | 12



Solicitaciones (en el centro geométrico de la zapata)

Nudo-Estado Axial Mxx Mzz VX \Vz

[Ton] [Ton*M] [Ton*M] [Ton] [Ton]
n92C4  50.00 0.00 0.77 -1.26 0.00
Resultados:

Estatus: Recubrimiento libre debe ser mayor a 3in

Interaccion suelo - fundacion

Estado gobernante: n92C4

Nudo-Estado gpromgmax Amax Area en compresion
[Ton/M2] [Ton/M2] [cm] [M2] (%)
n92C4 22.19 23.32 0.728 256 100
Flexion
Factor @ : 0.9

Armadura provista:

Armadura // a B: 9.05 [cm2] Longitud de anclaje: 48.26 [cm]
Armadura // a L: 7.92 [cm2]  Longitud de anclaje: 50.80 [cm]

Armadura de espera:

Longitud de empalme: 68.58 [cm]

Longitud de anclaje recto: 27.94 [cm]

Longitud de anclaje c/gancho :20.32 [cm]
Patilla espera: 20.32 [cm]

Flexion zz
Estado gobernante: n92C4
Nudo-Estado Muzz @*Mnzz Asreq Asreqg/Asprov M/(@*Mn)

[Ton*M] [Ton*M] [cm2]



n92C4 4.93 9.48 7.97 0.881 0.521

Flexion xx
Estado gobernante n92C4
Nudo-Estado Muxx @*Mnxx Asreq Asreg/Asprov M/(@*Mn)

[Ton*M] [Ton*M] [cm2]
n92C4 4,72 8.32 7.58 0.958  0.568

Corte

Factor @: 0.85

Area de corte plano zz: 0.40 [M2]

Area de corte plano xx :0.38 [M2]
Perimetro de corte (bo) . 2.97 [M]
Area de punzonamiento: 0.72 [M2]
Estado gobernante: n92C4

Plano zz Plano xx

Punzonamiento

Nudo-Estado Vu Vc Vu/(@*Vn) Vu Vc Vu/(@*Vn) Vu Vc
Vu/(@*Vn)
[Ton] [Ton] [Ton] [Ton] [Ton] [Ton]

n92C4 10.04 30.68 0.385 9.59 29.20 0.386 39.22 111.24 0.415
Notas aclaratorias:

e Elsuelo bajo la zapata se considera elastico y homogéneo. Se considera una
variacion lineal de presiéon en el suelo.

e El refuerzo requerido a flexion considera por lo menos la cuantia minima.
La norma ACI-99 seccion 15.4.42 especifica una concentracion del refuerzo
longitudinal en una banda central para zapatas rectangulares que no es

considerada por el programa.



En relacion al disefio a flexion, el mdximo momento de disefio se calcula en
secciones criticas ubicadas coincidentemente a los paramentos del soporte.
So6lo se toman en cuenta zapatas de seccion constante con columnas
rectangulares.

La resistencia lineal a corte se verifica en secciones criticas ubicadas a una
distancia d (d = altura Util) a partir del paramento del soporte.

La resistencia a punzonamiento se verifica en una seccion perimetral
ubicada a una distancia d/2 alrededor de las caras del soporte.

No se considera refuerzo transversal en las zapatas ni cargas axiales de
traccion.

Todo valor en rojo no cumple con alguna provision de la norma.

La denominacion ( gprom ) representa la presién promedio (compresion)
sobre terreno.

Asi mismo, (gmax ) simboliza la maxima presion (compresion) sobre el
terreno. Comparar con la tension admisible del terreno para cargas de
servicio.

(Amax ) representa el asentamiento total maximo (considerando el suelo
como material elastico por medio del coeficiente de balasto).

Segun la normativa utilizada ( Mn ) significa el momento nominal
resistente.

La siguiente relacion ( Mu/(@*Mn) ) representa la relacion de resistencia.
Adicionalmente se muestra un grafico de barras que permite observar las
relaciones Mu/(@*Mn) para cada direccion de refuerzo de los diferentes
estados de carga. Si alguna barra se encuentra en rojo, la relacion sera
mayor a la unidad.

La siguiente denominacion ( Vn ) representa la fuerza de corte o
punzonamiento nominal (en el caso de zapatas Vn=\Vc).

La relacion ( Vu/(@*Vn) ) representa la relacion de resistencia a corte o

punzonamiento.



Figura 8.8.

Gréfica resultante del Programa Computacional



Figura 8.9.
Gréfica resultante del programa Computacional







CAPITULO IX
ANALISIS DE COSTOS



9.1. Introduccién.-

El calculo de los costos de construccion se condiciona a una serie de factores,
variables, como los precios de los materiales, la mano de obra y otros, constantes,
como los insumos. Que aplicados en forma correcta nos suministran los precios
unitarios, los cuales, multiplicados por las cantidades de obra de cada actividad nos

proporcionan de forma a prori el presupuesto o precio total de la misma.

El célculo del precio de la obra se basé principalmente en determinar el presupuesto

general de la estructura.
9.2. Cémputos Métricos.-

Se realizo el cbmputo métrico de la superestructura y de la infraestructura consistente
en la viga pretensada ( seccién doble T ) y de los accesos ( gradas y sus
correspondientes columnas de sustentacion y fundaciones de hormigon armado ) y los

estribos ( columnas y fundaciones de hormigdn armado ), respectivamente.

Este andlisis se refiere a la medicion de longitudes, superficies y volimenes de las

diferentes actividades de la obra.

Tabla 9.1.

Cdomputos Métricos de la Obra

Computos Métricos Pasarela Peatonal
Rotonda " Oscar Alfaro " ( Parada al Chaco )

E Descripcion '-g Dimensiones Parc. Part Total
= -} es
Largo |Ancho |Alto

1 |Instal. de Faenas glb 1 1

- Total glb 1
2 |Replanteo de Obra |glb 1 1

- Total glb 1
3 |Viga Pretensada m®

Longitud de la luz m® |40,0 [0,25 |0,63 1 35,20
- Total m® 35,20




4 |Torones Grado 270 |ml
Cable 1 ml |40,1 40,10 12 481,20
Cable 2 ml |40,1 40,10 12 481,20
- Total mi 962,40
5 |Vainas mi
Cable 1 ml |40,1 40,10 1 40,10
Cable 2 ml |40,1 40,10 1 40,10
- Total mi 80,20
6 |Conos de Anclaje pza
Conos, Placas
,Cufias, Accesorios pza 4 1 4
- Total pza 4,00
7 |Lanzamiento mi
Viga ml |40,0 40,00 1 40,00
- Total mi 40,00
8 |Tesado de Cables mi
Cable 1 ml |40,1 40,10 1 40,10
Cable 2 ml |40,1 40,10 1 40,10
- Total mi 80,20
9 |lInyeccion Lechada |ml
Cable 1 ml |40,1 40,10 1 40,10
Cable 2 ml |40,1 40,10 1 40,10
- Total mi 80,20
Ho Ao
10 | (Infraestructura)
Escaleras ( Accesos) |m®
Tramo 1 m? 0,92 2 1,85
Tramo 2 m® 0,83 2 1,66
Tramo 3 m® 0,83 2 1,66
Tramo 4 m® 0,75 2 1,49
Descansos (Accs)  |m®
Descanso 1 m® |15 |1,30 [0,14 [027 2 |055
Descanso 2 m® |15 |1,30 |0,14 |0,55 2 1,09
Descanso 3 m® 1,5 1,30 [0,14 0,27 2 0,55
Descanso 4 m® (2,0 1,30 |0,14 0,36 2 0,73




w

Columnas ( Accs ) m
Columna 1 m° 050 |3,84 0,75 2 1,51
Columna2y3 m® 0,50 (5,64 1,11 4 4,42
Columna 4 m® 0,50 (7,44 1,46 2 2,92
Columna 5 m° 050 |897 [1,76 2 3,52
Columnas ( Estribos) |m?® 050 |7,21 [141 4 5,65
Zapatas ( Accesos)  |m°
Zapataly 4 (Accs) |m® [2,3 1,00 0,30 [0,690 2 1,38
Zapata2y 3 (Accs) |m® [2,3 1,00 0,30 [0,690 2 1,38
Zapata 5 ( Accs) m® |1,0 1,00 0,30 {0,300 2 0,60
Zapatas ( Estribos) |m® (2,7 1,20 |0,35 [1,134 |2 2,27
- Total m° 33,21
11 | Aparato de Apoyo  |m?®
Neopreno m® |04 [0,30 |0,05 |0,01 4 0,02
- Total m® 0,02
12 | Tubo de F°G° ml |109,3 2 218,64
- Total ml 218,64
13 | Acero Estructural Kg
Viga Pretensada Kg 2899,69 |1 2899,69
Estribos y Fund. Kg 44441 |2 888,83
Accesos Yy Fund. Kg 1768,17 |2 3536,34
- Total Kg 7324,86

9.3. Precios Unitarios.-

El precio unitario estd compuesto por los costos directos e indirectos, impuestos y

utilidades.

Los costos directos estan conformados por la mano de obra, materiales, herramientas,

maquinaria y equipos de construccion.

Los costos indirectos comprenden la administracion y la direccion de la obra, que son

los gastos generales especificos necesarios para la realizacion de la obra.




Universidad Auténoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 1

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Instalacion de Faenas Unid. Bs/$us
Glb 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. | Unit. E Parcial
Materiales
1:Global glb 1. 4000 4000
2
3
4
5
A) Total de Materiales| 4000,0
Mano de Obra
1: Albafiil hr | 32,00 4,32 138,2
2:Peon hr | 32,00 6,46 206,7
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 206,98
B) Total de Mano de Obra| 551,94
Herramientas y Equipo
1
2
3
4
5
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 27,60
C) Total de Herramientas y Equipo 27,60
D:Costo Directo (A+ B+ C) 4579,53
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 457,95
F iCosto Neto del ltem (D + E) 5037,49
GiUltilidad (% DE F) 10,00% 503,75
H :Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 5541,23
I {1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 82,46
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 171,22
K:Precio Unitario del Item Bs.: 5794,92




Universidad Auténoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 2

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Replanteo de la Obra Unid. Bs/$us
Glb 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. | Unit. E Parcial
Materiales
1:Estacas pza 40 1,50 60
2iPintura It 1: 15,50 16
3
4
5
A) Total de Materiales 75,5
Mano de Obra
1:Alarife hr | 30,00 4,38 131,4
2: Topografo hr | 30,00 8,13 2439
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 225,18
B) Total de Mano de Obra| 600,48
Herramientas y Equipo
1:Equipo topografico hr 8,00 120,00. 960,00
2
3
4
5
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 30,02
C) Total de Herramientas y Equipo| 990,02
D:Costo Directo (A+ B+ C) 1666,00
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 166,60
F iCosto Neto del ltem (D + E) 1832,60
GiUltilidad (% DE F) 10,00% 183,26
H :Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 2015,86
I {1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 89,71
JiLT. (% DE (H - 1.V.A. de Materiales )) 3,09% 62,29
K:Precio Unitario del Item Bs.: 2167,87




Universidad Autbnoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 3

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigon Pretensado Seccién doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Viga de Hormigén Pretensado Unid. | Bs/$us
m> 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. . Unit. E Parcial
Materiales
1:Cemento kg 350 0,87 305
2:Arena lavada bien graduada m> | 0,70; 55,00 39
3:Gravilla tamafio max. 3/4" m> | 0,92; 70,00 64
4:Madera de encofrado y venesta pie2 70 4,10 287
5:Alambre de amarre kg { 2,50, 11,00 28
6:Clavos kg | 2,50 11,00 28
A) Total de Materiales 749,4
Mano de Obra
1:Encofrador hr 16 9,38 150,1
2:Armador hr 11 9,38 103,2
3 Albariil hr 12 9,38 112,6
4
Beneficios Sociales 60,00% 219,49
B) Total de Mano de Obra| 585,31
Herramientas y Equipo
1:Hormigonera hr 1,00 22,00 22,00
2:Vibradora hr | 0,80 15,00 12,00
3
4
Desgaste de herramientas y equipo (% de B) 5,00% 29,27
C) Total de Herramientas y Equipo 63,27
DiCosto Directo (A+ B+ C) 1397,98
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 139,80
F iCosto Neto del ltem (D + E) 1537,78
G Utilidad (% DE F) 10,00% 153,78
H Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 1691,55
I :1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 87,45
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 52,27
K:Precio Unitario del Item Bs.: 1831,27




Universidad Auténoma " Juan Misael Saracho "

Carrera de Ingenieria Civil N° de Hoja 4
Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de Fecha
Hormigdn Pretensado Seccion doble T " Enero del 2010
Formulario de Analisis de Precios Unitarios
Item: Torones para Pretensado Grado 270 Ksi Unid. Bs/$us
ml 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. | Unit. E Parcial
Materiales
1:Cable de pretensado mi 1i 25,50 25,50
2
3
4
5
A) Total de Materiales 25,5
Mano de Obra
1: Albafiil hr | 0,01 9,50 0,10
2:Peon hr | 0,02 7,00 0,14
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 0,14

B) Total de Mano de Obra 0,38

Herramientas y Equipo

1
2
3
4
5
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 0,02
C) Total de Herramientas y Equipo 0,02
D:Costo Directo (A+ B+ C) 25,89
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 2,59
F Costo Neto del Item (D + E) " 28,48
GiUltilidad (% DE F) 10,00% 2,85
H :Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 31,33
I :1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 0,06
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 0,97
K:Precio Unitario del Item Bs. 32,36




Universidad Auténoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 5

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: VVainas de Chapa Corrugada Unid. Bs/$us
ml 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. | Unit. E Parcial
Materiales
1:Vaina Kg: 2,00 17,25 34,50
2
3
4
5
A) Total de Materiales 34,5
Mano de Obra
1:Especialista hr 0,17} 18,50 3,15
2:Ayudante hr : 0,30 7,85 2,36
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 3,30
B) Total de Mano de Obra 8,80
Herramientas y Equipo
1
2
3
4
5
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 0,44
C) Total de Herramientas y Equipo 0,44
D:Costo Directo (A+ B+ C) 43,74
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 4,37
F iCosto Neto del ltem (D + E) 48,11
G Utilidad (% DE F) 10,00% 4,81
H :Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 52,93
I {1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 1,31
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 1,64
K:Precio Unitario del Item Bs. 55,88




Universidad Auténoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 6

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Conos de Anclaje c/Accesorios Unid. Bs/$us
pza 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. | Unit. E Parcial
Materiales
1:Posicion anclaje ml | 1,00 165,00; 165,00
2
3
4
5
A) Total de Materiales 165,0
Mano de Obra
1:Especialista hr 3,50 12,46 43,61
2:Ayudante hr | 4,50 3,25 14,63
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 34,94

B) Total de Mano de Obra 93,18

Herramientas y Equipo

1:Gato hidraulico hr | 0,50, 60,00 30,00
2
3
4
5
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 4,66
C) Total de Herramientas y Equipo 34,66
D:Costo Directo (A+ B+ C) 292,83
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 29,28
F iCosto Neto del ltem (D + E) 322,12
GiUltilidad (% DE F) 10,00% 32,21
H :Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 354,33
I {1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 13,92
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 10,95
K:Precio Unitario del Item Bs.: 379,20




Universidad Auténoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 7

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Lanzamiento de la Viga Unid. Bs/$us
viga 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. | Unit. E Parcial
Materiales
1
2
3
4
5
A) Total de Materiales 0,0
Mano de Obra
1:Especialista hr 6,00; 12,00 72,00
2:Ayudante hr | 6,00 6,25 37,50
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 65,70
B) Total de Mano de Obra| 175,20
Herramientas y Equipo
1:Grua hr i 3,00, 250,00: 750,00
2
3
4
5
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 8,76
C) Total de Herramientas y Equipo| 758,76
D:Costo Directo (A+ B+ C) 933,96
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 93,40
F iCosto Neto del ltem (D + E) 1027,36
G Utilidad (% DE F) 10,00% 102,74
H :Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 1130,09
I {1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 26,17
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 34,92
K:Precio Unitario del Item Bs.: 1191,19
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Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Tesado de Cables Unid. Bs/$us
ml 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. | Unit. E Parcial
Materiales
1
2
3
4
5
A) Total de Materiales 0,0
Mano de Obra
1:Especialista hr 0,10} 12,00 1,20
2:Peon hr i 1,00 5,00 5,00
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 3,72
B) Total de Mano de Obra 9,92
Herramientas y Equipo
1:Gato para tesado hr 1,00 60,00 60,00
2
3
4
5
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 0,50
C) Total de Herramientas y Equipo 60,50
D:Costo Directo (A+ B+ C) 70,42
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 7,04
F iCosto Neto del ltem (D + E) 77,46
G Utilidad (% DE F) 10,00% 7,75
H :Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 85,20
I {1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 1,48
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 2,63
K:Precio Unitario del Item Bs. 89,3




Universidad Autbnoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 9

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Inyeccion de la Lechada de Cemento Unid. Bs/$us
ml 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. . Unit. E Parcial
Materiales
1:Cemento kg 2,5 0,95 2,38
2 Intraplast m 0,10; 32,00 3,20
3
4
5
A) Total de Materiales 5,6
Mano de Obra
1:Especialista hr | 0,09 8,75 0,79
2: Albaiiil hr | 0,09 6,25 0,56
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 0,81
B) Total de Mano de Obra 2,16
Herramientas y Equipo
1:Bomba de Inyeccién hr 1,00 3,00 3,00
2
3
4
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 0,11
C) Total de Herramientas y Equipo 3,11
DiCosto Directo (A+ B+ C) 10,84
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 1,08
F iCosto Neto del ltem (D + E) 11,93
GiUtilidad (% DE F) 10,00% 1,19
H:Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 13,12
I [1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 0,32
JiILT. (% DE (H - 1.V.A. de Materiales )) 3,09% 0,41
KiPrecio Unitario del Item Bs. 13,8




Universidad Autbnoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 10

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigon Pretensado Seccién doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Hormigdn Armado ( Estribos y Accesos ) Unid. Bs/$us
m> 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. . Unit. E Parcial
Materiales
1:Cemento Portland kg | 350,0 0,87; 304,50
2:Fierro corrugado kg | 130,0 7,50; 975,00
3:Arena comin m® | 0,45/ 60,00 27,00
4:Grava comin m> | 0,92) 60,00 55,20
5:Madera de construccion pie? | 60,00 4,10; 246,00
6:Alambre de amarre kg | 2,00 7,50 15,00
7:Clavos kg | 2,00 7,50 15,00
A) Total de Materiales| 1637,7
Mano de Obra
1.Encofrador hr | 10,00 7,38 73,80
2: Armador hr { 9,00 7,38 66,42
3:Albaniil hr | 10,00 7,38 73,80
4
Beneficios Sociales 60,00% 128,41
B) Total de Mano de Obra| 342,43
Herramientas y Equipo
1iMezcladora hr 1,000 20,00 20,00
2:Vibradora hr ¢ 0,80, 12,00 9,60
3
Desgaste de herramientas y equipo (% de B) 5,00% 17,12
C) Total de Herramientas y Equipo 46,72
D:Costo Directo (A+ B+ C) 2026,85
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 202,69
F iCosto Neto del ltem (D + E) 2229,54
G Utilidad (% DE F) 10,00% 222,95
H Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 2452,49
I :1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 51,16
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 75,78
K:Precio Unitario del Item Bs.: 2579,4




Universidad Auténoma " Juan Misael Saracho "
Carrera de Ingenieria Civil

N° de Hoja 11

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Aparatos de Apoyo Unid. Bs/$us
dm’ 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. . Unit. E Parcial
Materiales
1:Neopreno compuesto dm’ 1,0, 200,00: 200,00
A) Total de Materiales 200,0
Mano de Obra
1: Albadiil hr | 0,02 6,50 0,13
2 Ayudante hr | 0,05 4,25 0,21
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 0,21
B) Total de Mano de Obra 0,55
Herramientas y Equipo
1
2
3
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B) 5,00% 0,03
C) Total de Herramientas y Equipo 0,03
D:Costo Directo (A+ B+ C) 200,58
E i Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 20,06
F iCosto Neto del ltem (D + E) 220,63
G Utilidad (% DE F ) 10,00% 22,06
HPrecio Unitario sin Impuestos (F + G) 242,70
I :l.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 0,08
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 7,50
KiPrecio Unitario del Item Bs. 250,3




Universidad Auténoma " Juan Misael Saracho "

Carrera de Ingenieria Civil N° de Hoja 12
Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de Fecha
Hormigdn Pretensado Seccion doble T " Enero del 2010
Formulario de Analisis de Precios Unitarios
Item: Tubo de F°G° Unid. | Bs/$us
ml 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. | Unit. E Parcial
Materiales
1:Electrodo 2 mm kg i 1,00 8,00 8,00
2:Pintura oxidante It 0,08: 15,00 1,20
3:Placa de empotramiento pza | 1,000 14,00 14,00
4:Tubo de fierro galvanizado ml 1,05; 18,00 18,90
5
6
7
A) Total de Materiales 42,1
Mano de Obra
1:Metalurgico hr 1,00 4,50 4,50
2:Ayudante hr { 0,80 2,84 2,27
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 4,06

B) Total de Mano de Obra 10,84

Herramientas y Equipo

1:Grupo electrogeno hr ¢ 0,90, 12,00 10,80
2
3
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 0,54
C) Total de Herramientas y Equipo 11,34
D:Costo Directo (A+ B+ C) 64,28
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 6,43
F iCosto Neto del ltem (D + E) 70,70
G:Utilidad (% DE F) 10,00% 7,07
H :Precio Unitario sin Impuestos (F + G) 77,78
I {1.V.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 1,62
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 2,40
K:Precio Unitario del Item Bs. 81,8
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N° de Hoja 13

Proyecto: Tesis " Disefio de una Pasarela de

Hormigdn Pretensado Seccion doble T "

Fecha
Enero del 2010

Formulario de Analisis de Precios Unitarios

Item: Acero Estructural 4200 Kg/cm2 Unid. Bs/$us
kg 7,07
Precio (Bs.)
Descripcion Unid.; Rend. . Unit. E Parcial
Materiales
1:Acero kg i 1,10 3,97 4,37
2:Alambre de amarre kg i 0,02 6,00 0,12
3
4
5
6
7
A) Total de Materiales 4,5
Mano de Obra
1:Enferrador hr | 0,12 3,76 0,45
2:Ayudante hr 0,06 2,84 0,17
3
4
Beneficios Sociales 60,00% 0,37
B) Total de Mano de Obra 0,99
Herramientas y Equipo
1:Maquina de cortar hr | 0,01, 41,74 0,42
2:Maquina para doblar hr | 0,01 38,77 0,39
3
Desgaste de herramientas y equipo ( % de B ) 5,00% 0,05
C) Total de Herramientas y Equipo 0,85
D Costo Directo (A+ B+ C) 6,34
E :Gastos Generales ( % DE D) 10,00% 0,63
F iCosto Neto del ltem (D + E) 6,97
G Utilidad (% DE F) 10,00% 0,70
HPrecio Unitario sin Impuestos (F + G) 7,67
I iL.LV.A. (% de Mano de Obra) 14,94% 0,15
JiL.T. (% DE (H - I.V.A. de Materiales )) 3,09% 0,24
K:iPrecio Unitario del Item Bs. 8,1




9.4. Presupuesto General.-

Es el resultado del producto de los precios unitarios por las cantidades de obra de
cada actividad, el cual da el precio estimado de la obra que en ningin caso es exacto

y definitivo.

El costo estimado para el presente estudio es de 378.019,05 Bs. ( Trescientos

Setenta y ocho Mil Diecinueve 05/100 Bolivianos ).
El prsupuesto general se detalla a continuacion:

Tabla 9.2.

Presupuesto General de la Obra

Presupuesto General

Expresado en Bolivianos Tipo de cambio 1$us = 7.07 Bs
S N e . P.U. C. Total
s Descripcion IS Cantidad (Bs) (Bs)
1 | Instalacion de Faenas glb 1,00 5.794,92  |5.794,92
2 |Replanteo de la Obra glb 1,00 2.167,87 |2.167,87
3 | Viga de Hormigon Pretensada m3 | 35,20 1.831,27 64.460,62
4 | Torones p/Pretensado 270 Ksi ml |962,40 32,36 31.140,44
5 | Vainas de Chapa Corrugada ml |80,20 55,88 4.481,22
6 | Conos de Anclaje c/Accesorios pza |4,00 379,20 1.516,80
7 | Lanzamiento de la viga ml |40,00 1.191,19 |47.647,45
8 | Tesado de Cables ml |80,20 89,3 7.163,32
9 | Inyeccion de Lechada de Cemento |(ml 80,20 13,8 1.110,62
10 | H° A° ( Estribos , Accesos ) m3 | 33,21 2.579,43 85.663,01
11 | Aparatos de Apoyo m3 0,02 250,3 5,01
12 | Tubo de F°G° D = 2" ml |218,64 81,8 17.884,13
13 | Acero Estructural 4200 Kg/cm2 Kg |7.324,86 |8,1 58.983,64
) 378.019,05







CAPITULO X
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES



10.1. Conclusiones.-

- La idea del “ pretensado “ consiste en introducir un estado de tension, previo a la
carga de la estructura, de manera tal que anule, o disminuya las tensiones de traccion

en el hormigon.

- El presente trabajo de disefio logra verificar y comprobar la utilizacion de una viga
postensada de seccion transversal doble T, para conformar una pasarela peatonal.
Para tal efecto se utilizaron los métodos de disefio, el de las “ Tensiones Admisibles

de Trabajo “ y el de “ Disefio por Resistencia ““ inherentes al Cédigo ( A.C.L.).

Debido al disefio realizado por los dos métodos propuestos por el Codigo (A.C.l.)y
efectuados en el presente trabajo, se evidencia que el disefio por “ Resistencia Ultima

“ puede suministrar resultados mas acordes a los efectos de cargas eventuales.

- La labor realizada se enfoca principalmente en un sistema constructivo novedoso y
en constante desarrollo, como lo es el presforzado del concreto. Por lo que el analisis
realizado trata de servir como referencia para una mejor comprension del mismo para
asi ampliar sus aplicaciones, y conjuncionar criterios propios, acordes a nuestro

medio.

- La conveniente combinacion del concreto con el acero, de altas resistencias,
produce en un elemento estructural, esfuerzos y deformaciones que se contrarrestan
parcial o totalmente con los efectos producidos por las cargas, lograndose asi, disefios
eficientes. Satisfaciendo requisitos, tales como las limitaciones de los esfuerzos
elasticos en los estados (T =0 )y ( T = o), el control de grietas y deflexiones, la
resistencia a la ruptura dentro de un margen de seguridad y economia dentro de otras

ventajas estructurales.

- En concordancia con lo propuesto por los autores, los criterios suministrados no

son restrictivos y estan sujetos a analisis.

- Cuando se verifica el comportamiento de la viga ante esfuerzos de corte y de

flexion, resulta prescindible la armadura transversal para corte y la armadura



longitudinal para resistir la flexion. Esto se debe a que con el presfuerzo se estd

logrando un equilibrio satisfactorio de esfuerzos.

Pero la normativa constructiva induce a colocar una armadura minima
( suplementaria o pasiva ) para que cuando se rebasen los esfuerzos admisibles en la
estructura. Asi esta armadura minima, adoptada segun requerimientos de disefio,
coadyuva a resistir al hormigon, redistribuyendo las fisuras para evitar el colapso con

previsible advertencia.

- Al realizar la determinacion de las pérdidas de la fuerza de pretensado, estas varian
y se condicionan de acuerdo al procedimiento de tesado, a las propiedades de los
materiales, a la magnitud de la fuerza de pretensado predominantemente, y mediante
procesos iterativos se establecen los menores efectos de las mismas. Se prevee entre

un 20 y 35% como valores razonables, resultantes de la sumatoria de las pérdidas.

- Cuando se introducen factores de seguridad, mayorando cargas y minorando
resistencias, Método de Disefio por Resistencia o Disefio por Resistencia Ultima,
contempla a la seguridad estructural con un enfoque mas realista al Método de Disefio
por Tensiones de Trabajo, ya que se consideran hipétesis de cargas para las cuales las

respuestas de disefio deben cumplir, mas eficientemente.
Al minorar resistencias se esta evitando lo siguiente:

- Rotura del acero inmediatamente después del agrietamiento ( colapso

inmediato ).

- Falla del concreto en la zona de compresién precedida por la fluencia y el

alargamiento plastico del acero.

- Falla del concreto en la zona de compresion antes de la fluencia del acero.

13

- Realizando el disefio de la viga pretensada por los métodos de “ Tensiones de
Trabajo “ y de la “ Resistencia Ultima “, se evidencia la certidumbre del segundo,

debido a variabilidad de las cargas que pueden afectar a una determinada estructura.



- Se pueden lograr peraltes méas reducidos y mayores luces con otro tipo de secciones
transversales, como la seccion cajon, para los propoésitos de una pasarela peatonal.

- Aunque se evidencia, en el presente disefio, la esbeltez lograda para la seccién doble
T, se verifico que cumpliese con los requisitos de la obra requerida y no se rebasaran
los valores y limites permisibles establecidos por los dos métodos de disefio, el de las
“ Tensiones de Trabajo “, y el de la “ Resistencia Ultima “, de manera que no se

presente el colapso repentino.

- Segun la bibliografia consultada y mediante analisis realizados en hojas de calculo
( EXCEL ), este tipo de seccion transversal no es la mas idonea para el propdsito
propuesto, el disefio de una pasarela peatonal ( viga pretensada con seccion doble T )
para salvar vias vehiculares de gran trafico, como lo representan las rutas de la Av J.
Paz Zamora en inmediaciones de la Rotonda “ Oscar Alfaro “. Se puede indicar que

una seccion cajon logra mayores luces con menores peraltes.

- La disposicion de los accesos, debido a la zona de emplazamiento prevista; una
loma relativamente pronunciada, permiten vistas panoramicas y contemplativas, tanto
de la Av. J. Paz Zamora como del area circundante. Al mismo tiempo, la edificacién

de las gradas y demas infraestructura no implican complicaciones.
10.2. Recomendaciones.-

- Se reconoce indistintamente los denominativos “ presforzado “ y “ pretensado ©,
como similares. Ya que a medida que se avanza con los estudios del hormigén
pretensado, se establecen nuevas denominaciones analogas, como por ejemplo, en

cuanto al grado de pretensado, se distingue:

e Pretensado total: cuando la fuerza P se coloca de manera de eliminar
completamente las tensiones de traccion del hormigon.

e Pretensado limitado: en estos casos no se elimina completamente la traccion
en el hormigon, pero se mantiene los valores de tension por debajo de la

resistencia a traccion del hormigon.



e Pretensado parcial: en este caso no se elimina la traccion y tampoco se
mantiene por debajo de la resistencia del hormigdén. Pero para evitar la
fisuracion se coloca una armadura convencional (no tesada), como en
hormigén armado.

e Pretensado moderado o constructivo: en este caso el pretensado no se utiliza
para dotar capacidad portante a la estructura, sino para evitar la fisuracion de

la misma.

- En el momento del predimensionamiento, es necesario adoptar valores, en cuanto a
la longitud del tramo, la forma y dimensiones de la seccidn transversal, los accesos y
el tipo de sustentacion y fundaciones, de manera de adecuarse tanto estructural como
estéticamente a la zona de emplazamiento. Resultando en un proceso iterativo hasta

obtener la situacion optima.

- Se han de revisar las recomendaciones vigentes, propuestas por los codigos, a
efectos de seleccionar la seccion transversal méas adecuada para determinado fin. Y
asi iniciar el predimensionamiento, procurando en todo caso reducir el peso de la

estructura, proponiendo dimensiones reducidas y estéticamente aceptables.

- El presente trabajo se fundamenta, también, como un punto de referencia en cuanto

a la eficiencia de este tipo de seccién transversal, la doble T.

- Es menester realizar la determinacion de las pérdidas de la fuerza de pretensado, ya
que permiten estimar futuros cambios en las propiedades dependientes del tiempo de

los materiales, bajo cargas de servicio. Particularmente las variaciones de las flechas.

Algunas de estas acciones se aminoran 0 anulan en su mayoria, en el presente
analisis, debido al tipo de estructura estudiada y por las recomendaciones expuestas

en la bibliografia citada.

- Es conveniente que tanto la estructura como la infraestructura, y los accesos, sean
estéticamente llamativos y den la impresion de seguridad y utilidad, para asi

promover su uso.



- El uso irrestricto de programas computacionales como el ( CYPECAD ), ( SAP
2000 ) y otros, no deben restringir el criterio y la légica de un ingeniero. Al punto que

se evidencian serias fallas en todo tipo de estructuras, en la actualidad.

Ya gue estos mismos programas requieren de un concienzudo conocimiento para su

correcta aplicacion.

- Los costos y la capacitacion para la realizacion de este tipo de estructuras no
requieren ser superlativos, y hasta cierto punto como se indicd, pueden reducirse
dependiendo de la seccidon transversal de la viga a utilizarse como pasarela

pretensada, y de la luz a cubrir.

- La conexién que se escoja para unir trabes y columnas debera de garantizar
plenamente la transmisién de los elementos mecéanicos (momentos flexionantes,

fuerza cortante, normal).

- Como se expuso en los capitulos anteriores, las estructuras prefabricadas son
Unicamente un método constructivo en donde se tienen mejores controles de calidad,
las tolerancias son pequefias y los tiempos de ejecucion son menores que el sistema
tradicional o colado in situ. Y en sitios donde se puedan implementar, como es el

caso propio, es recomendable efectivizarlos.
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