“ESTUDIO DE UN PUENTE PRETENSADO REALIZANDO LA
VARIACION DEL NUMERO DE TRAMOS Y PILAS APLICACION PUENTE
CAMACHO”

CAPITULO |
INTRODUCCION
1.1.- ANTECEDENTES

Actualmente la comunidad de Chaguaya, San José y comunidades aledafias no
cuentan con un puente vehicular que permita la normal circulacion y vinculacién de

los pobladores de la region con el resto del departamento.

Por este motivo se pretende realizar el disefio final del Puente Camacho, que estara
ubicado sobre el rio Camacho, Provincia Arce, cantdbn Chaguaya sobre el rio
Camacho, que pertenece a la Provincia Arce, del Departamento de Tarija, el proyecto
beneficiard a las comunidades de Chaguaya, San José y comunidades aledafias.

Entre las prioridades mas urgentes de nuestro departamento esta la comunicacion, es
en este contexto que se hace necesario la construccion de rutas camineras y el
mejoramiento de las ya existentes, con el objetivo de ampliar y mejorar la red

caminera departamental y nacional.

Las condiciones actuales de vinculacién de la regién con el resto del departamento se
ven interrumpidas en épocas de crecidas del Rio Camacho, por la falta de un puente
que permita la normal circulacion durante todo el afio, ademas esta carretera es la via
de conexidn con la ciudad de Tarija, es por esto que se hace esencial la construccion

de un puente vehicular.

La economia de las poblaciones en el area de influencia del proyecto gira en torno a
la produccién pecuaria y agricola, siendo la actividad agricola la de mayor

importancia, que lamentablemente se interrumpe el expendio a los centros de abasto



en época de lluvias y que va en detrimento de su economia.

La region se caracteriza por contar con suelos fértiles y adecuados para la produccion

de maiz, papa verduras, hortalizas, frutas, etc.
1.2.- JUSTIFICACION

La realizacion de este trabajo se ve motivada debido a la necesidad de contar con un
estudio que sirva como guia, que permita conocer cuales son las mejores condiciones
técnicas y econdmicas, en puentes de hormigon pretensado de longitudes
relativamente grandes y caracteristicas similares, a través de la comparacion entre el
costo de la superestructura y la infraestructura, haciendo variar el nimero de pilas con

el objeto de establecer una relacién adecuada.

Se tendra un estudio a disefio final para ser construido, ademas este estudio puede ser
utilizado como un manual de consulta para aquellos que deseen realizar estructuras de

este tipo.

Las condiciones existentes de la zona en la que se realizara el estudio, se prestan para
la colocacion de varias pilas, debido a las caracteristicas hidraulicas, ademas se

cuenta con una amplia luz que es de 180 m.

La ejecucion del proyecto permitira garantizar la transitabilidad vehicular permanente
en el area de influencia del proyecto en las comunidades de Chaguaya, San José y
comunidades aledafias, permitira que los pobladores mejoren sus condiciones de vida,
aumentando sus ingresos econdmicos con la comercializacion de sus productos
agricolas, ganaderos y otros, de manera que estos puedan llegar a los mercados de
manera competitiva con menores precios, debido al ahorro en transporte y ademas de
manera oportuna, llegando con sus productos en condiciones Optimas y en menor

tiempo.

Los habitantes del area de influencia del proyecto, no cuentan con un puesto de

salud, situacion por la cual para ser atendidos en casos de emergencias deben de



trasladarse a varios kildmetros y a la ciudad de Tarija, para acceder a servicios de
salud que se encuentran bien equipados, es por esta razén que surge la necesidad de
garantizar una via permanentemente transitable y no asi sélo en época de estiaje, lo
cual se podré lograr con la construccion del Puente Camacho que en época de lluvias

contribuira a salvar vidas.
1.3.- OBJETIVO GENERAL

Contar con un estudio de disefio final de ingenieria que permita establecer la mejor
alternativa para la Construccion del Puente Camacho, mediante un analisis de
comparacion entre la infraestructura y superestructura, por medio de la variacion de la
luz de los tramos, de manera que se pueda determinar cual es la relacion
SUPERESTRUCTURA VS INFRAESTRUCTURA mas adecuada desde el punto de

vista técnico y econémico.
1.4.- OBJETIVOS ESPECIFICOS

- Determinar mediante el estudio la eleccion de la alternativa que permita

optimizar los recursos econémicos.
- Obtener el disefio final del Puente Camacho.
- Analizar el comportamiento hidraulico del puente.

- Determinar las caracteristicas técnicas y econdmicas de cada alternativa

propuesta, adoptando el nimero de tramos variable.

- Realizar comparaciones de las alternativas, para poder establecer las
ventajas y desventajas de cada una de éstas con respecto a las otras, tanto en el

disefio como en la ejecucién.

- Explicar los criterios de seleccion de la mejor alternativa factible, desde el
punto de vista técnico, econémico, procesos constructivos, y de sus cualidades

estéticas, las cuales influyen sobre la imagen de la region.



1.5.- ALCANCE

Con el presente estudio se pretende obtener el mejor disefio posible del Puente
Camacho, logrando un disefio eficiente, funcional y econémico, es en este contexto
que se realizara un analisis técnico y de costos. Para lo cual, se plantea el estudio del

puente isostatico con vigas | pretensada.

Para cada de puente se hara variar el nimero de pilas, determinando en cada caso el
costo por separado, tanto de la superestructura como de la infraestructura, con el
objeto de realizar un analisis comparativo entre éstos, que nos permita establecer la
mejor relacion Superestructura — infraestructura desde el punto de vista técnico

econémico.

Otra variable aparte de la luz de los tramos, serd el tamafio de la fundacion de las

pilas.

Se buscard establecer una relacion de costo, entre la superestructura y la
infraestructura en funcion de la longitud de la luz de los tramos y el tamafio de las

pilas.

Se estudiara asi mismo la conveniencia, en cada caso de la idealizacion considerada

y su posible rango de validez en relacion con los resultados obtenidos.

Para la realizacion del disefio del puente, se tomara informacion de estudios
topogréficos, geotécnicos, hidraulicos, etc. hecho recientemente por la Gobernacién
del Departamento en estudios de factibilidad, los cuales se analizaran detalladamente.
Se realizara estudios que no sean muy costosos econémicamente tales como estudios
de suelos, plasticidad, granulometria, etc. analisis estadisticos de precipitaciones,
determinacion de escorrentias,  pendientes de la cuenca, determinacién de

velocidades y profundidad de flujo, socavacion, en fin lo necesario.



1.7.- METODOLOGIA

Los puentes se deben disefiar considerando los estados limites especificados a fin de
lograr los objetivos de construibilidad, seguridad y serviciabilidad, considerando
debidamente los aspectos relacionados con la inspeccionabilidad, economia y estética

en base de la metodologia de las normas AASHTO y la ACI en algunos casos.

La ductilidad, la redundancia y la importancia operativa son aspectos significativos
que afectan el margen de seguridad de los puentes. Mientras que las dos primeras se
relacionan directamente con la resistencia fisica, la Gltima tiene que ver con las

consecuencias que implicaria que el puente quede fuera de servicio.

Pero la importancia de este estudio radica no sélo en el que el puente satisfaga las
condiciones técnicas sino también la viabilidad econémica en puentes largos
realizando la variacion de tramos de la SUPERESTRUCTURA vy pilas (apoyo)
SUBESTRUCTURA, para ello se contara con el estudio ya realizado por la
Gobernacion del Departamento en la que esta tesis pretende demostrar la mejor

alternativa en vigas | en puentes de hormigon pretensado.



CAPITULO I

FUNDAMENTO TEORICO

2.1. METODOLOGIA DE ANALISIS Y DISENO

Una extension filosofica adicional resulta de considerar la variabilidad en las
propiedades de los elementos estructurales de manera similar a la variabilidad de las
cargas, la filosofia de disefio toma en cuenta de una manera explicita la variabilidad
en el comportamiento estructural de los elementos. La metodologia la norma
AASHTO se basa en el uso extensivo de métodos estadisticos que también
complementa con otras normas como la ACI, pero pone los resultados de una manera

que es facilmente utilizable por disefiadores y analistas de puentes.

Las condiciones topograficas del lugar nos indica que el puente debera ser 180 mt y
segun la geologia del lugar indica que se puede colocar pilas o columnas en cualquier
posicién del tramo a ser emplazado, por lo que se realizara la variacion del nimero de

tramos y pilas, teniendo en cuenta las condiciones del lugar.

Se analizaran diversos tramos como indica la figura y se elegird la mejor relacion

técnico - econémica
2.1.3. CONCEPTOS Y NORMAS PARA LAS CARGAS.

El puente estd constituido fundamentalmente por la superestructura y la

infraestructura.

2.1.3.1 Infraestructura.

Todo conjunto de pilas (columnas intermedias) y estribos (muros de contencion

en los costados) que soportan a la superestructura.



Como elementos intermedios entre la superestructura y la infraestructura se tienen

los aparatos de apoyo.
2.1.3.2 Superestructura.

Constituida en términos generales por las vigas de puente diafragma, tablero,
aceras, postes, pasamanos, capa de rodadura o durmientes, rieles, etc.

Postes

Tablero

\

Acera Bordillo

Diafragma

Vigas

fig: 2.1
2.1.3.3 Cargas en la Superestructuras
Postes y Pasamanos.
Para su célculo se considera dos tipos de cargas:
» Cargas permanentes. Se considera la carga por peso propio.
» Cargas mdviles. Cargas debido al viento, al peatdn, etc.
Los pasamanos pueden ser de fierro galvanizado o de Hormigén Armado.
La altura del pasamanos superior debe llegar a 1.0 m.

En los pasamanos peatonales se aplican simultdneamente cargas distribuidas de 0.75

KN/m en el sentido vertical y + 0.75 KN/m en sentido horizontal®.

La separacion de postes se calcula segun la longitud del puente;

1Hugo Belmonte Gonzales Puentes, 1990 P4&g.70.
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Acera Peatonal y Viga de borde.

Al calcular los esfuerzos en las estructuras que soportan aceras en voladizo, la acera
sera considerada cargada en su totalidad solamente a un lado de la estructura si es que

esta condicion produce los maximos esfuerzos.
Los pisos de las aceras seran disefiadas para una carga viva de 4.15 KN/m22.

Los bordillos de seguridad deben ser de uso ocasional de peatones, seran disefiados
para las cargas especificadas anteriormente si es que el ancho del bordillo es mayor a

0.6 m. porque de ser menor no se aplica la carga viva®.

El ancho minimo para que se pueda denominar acera es de 0.45 m.

> Belmonte Gonzales H.  Puentes 1990  Pé&g.68
® Belmonte Gonzales H. Puentes 1990  Pag. 69
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fig: 2.4
Choque

Es una fuerza horizontal de 7.5 KN/m provocada por el choque lateral de los

vehiculos contra los bordillos®.

Se aplica a una altura méaxima de 0.25 m por encima de la capa de rodadura, y en caso

de que el bordillo sea de menor altura, ésta se aplicara en la parte superior.
2.1.4. DISENO DE LOSA DE HORMIGON ARMADO.-
2.1.4.1 Losa Interior.-

Los momentos que incidieron en la losa exterior seran el momento por carga muerta,
que no serd méas que la suma del momento debido al peso propio mas el momento por

rodadura.
El momento por carga viva.

_ 08*(Lc+0.61)*P
9.75

Mcv 2.1

* Belmonte Gonzales H.  Puentes 1990  PA&g. 69
’ Belmonte Gonzales H. Puentes 1990  PAag. 69
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El momento por Impacto.-
Mi=1 * Mcy 2.2
Momento Ultimo:
My =1,3* (Mcm+ 1,67 * Mcv) 2.3

La armadura de la losa sera disefiada mediante normas de la ACI.

Md
- 2.4
M= 47 %0.765* ok
Hd < Liim
Wim = 0.332
a
G=l-1-2% 2.5
A, —b*d*3x0gsx K 2.6
d fyk
Amin=8*b * d 2.7

Armadura de distribucién.-

En la parte inferior de todas, se dispondrd una armadura perpendicular a la armadura

principal para proveer una distribucion lateral de las cargas vivas.

La cantidad esta dada como un porcentaje de la armadura principal requerida para el

momento positivo de acuerdo a las siguientes expresiones:
Para armadura principal perpendicular al trafico:

122

e

Tensiones de corte y adherencia en las losas.-

D

(Maximo 0.67) 2.8

Las losas disefiadas para el momento flexor de acuerdo con lo anterior se consideran

satisfactoriamente aseguradas para el corte y a la adherencia.
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2.1.4.2 Losa Exterior.
Dichas losas se disefiaran con las siguientes férmulas:

- Ancho de Distribucién de la Carga Viva.- La carga de la rueda en el elemento

perpendicular al tréfico serd distribuida en un ancho E dado por la siguiente

expresion:
E =0.8* x * 1.14 (metros) 2.9
. P*Xx
Momento por carga viva = £ (KN/m) 2.10
Donde:

X = Distancia de la carga al punto de apoyo en metros.

2.1.5. VIGAS MAESTRAS.

En la seccion transversal de un puente, la reaccion de cada fila de ruedas en el sentido
longitudinal no incidird en su totalidad sobre una sola viga, sino que la influencia
sobre cada viga sera de todas y cada una de las filas de ruedas. Para considerar esta
influencia se tiene para las vigas interiores las denominadas fracciones de carga que

son coeficientes en funcion de la separacion “s” entre ejes de vigas.

Por otra parte, se debe ubicar el camidn tipo a una distancia de 0.6 m. del bordillo y si
se aplica pesos unitarios a las ruedas, la fraccion de carga para las vigas exteriores

seran la reaccion isostatica sobre ella®.
2.1.5.1. Longitud del voladizo y separacion entre vigas maestras.

[} [1P%4)

Existen varios criterios para hallar los valores “v” y “s”, el criterio que se tomara es

que:
fei = fee 2.11

donde:

¢ Belmonte Gonzales H. Puentes pég. 77.



12

fei Factor de carga interna.

fce

Factor de carga externa.

El momento flector en la viga interior sea igual al momento flector en la viga
exterior:

Mi = M, 2.12
Factor de carga interna.

Para puentes sobre vigas | de hormigon prefabricado para dos o mas fajas de trafico

F=0.596 s.P’ 2.13
Donde:

s = separacion promedio entre ejes de vigas longitudinales.
Factor de carga externo.
El factor de carga externo sera igual a la reaccion.
06P 18 P

- N N
s ]
. 1 1 .
Ra Rs
fig 2.5
Si hacemos: >Mg=0
Raxs—P*(s+v-0.6)=0 2.14
Ra*S—Ps-P*v+0.6P=0 2.15
* *\_
RA=P s+P*v-0.6P 516
S
* —
RA=P (s+v-0.6) 917
S

" Belmonte Gonzales H. Puentes 1990 PAag. 78
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Donde:
V = longitud del voladizo
Calculo de la Separacion entre vigas y longitud del VVoladizo.
Para calcular la separacion de vigas, primero se debe estimar el nimero de vigas (y
la longitud del puente), de acuerdo al ancho de la calzada y la longitud del puente.

(N-1)*s+2*v=L 2.18
donde:

N = numero de vigas asumido
L = ancho transversal del puente
Resolviendo la ecuacion 2.13; 2.17y 2.11

Fi=0596*s*P 2.19
Fee=P * (s+v —0.6) 2.20
S
0.596 * s* P = P * (s+v — 0.6) 2.21
S
0596 *s>=s+v—0.6 2.22
v=0596*s?+0.6—s 2.23

resolviendo la ecuacion 2.18 y 2.23

(N-1)*s+2*(0.596 *s?>+ 0.6 —s)= L 2.24
N*s—s+1192*s°+12-2s=L 2.25
N*s—3*s+1.192*s*+1.2=L 2.26

1192 *s*+s(N-3)+1.2=L 2.27



14

2.1.5.2 Influencia de la carga viva

b i 7 b
. i L s
! /]
P/4 P '
\4 '
A 5 A
) a / L -a '
Y Y Y
1 2 3
* L . g
Fig: 2.6
Para: a
* _
Y :M 2_28
L
\2+Y2+Y3= f 2.29

Para la carga viva se aplica el teorema de Barré para una fila de ruedas y luego se
afecta con la fraccion de carga establecida inicialmente para que el momento

solicitante sea por viga.

Vigas multiples de hormigén prefabricado.

Corresponden a los denominados puentes multiviga que son en base a vigas

prefabricadas que pueden ser de hormigdn Armado como Pretensado.

El momento flexor por carga viva para cada seccion de viga debe ser determinado
aplicando la fraccion de carga al efecto provocado por una fila de ruedas determinada

por la siguiente relacion:
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Fraccion de carga —; 2.30
Donde:
-
S = (12N—'+9) 231
N g
*
C= KW 2.32
L
Donde:
W = Ancho total del puente entre cabezales de vigas prefabricadas en
metros.
L = Longitud de la luz en metros.
SiC<3
* 2
D:5+m+ 3—ﬂ *[l—gj 2.33
10 7 3
SiC>3
D=5+ Ny 2.34
10
donde:

N; = Ndmero total de fajas de trafico
Ng = Numero de vigas longitudinales

Valores de K a ser utilizados en C

Tipo de Puente Tipo de viga k
Multiviga Vigas rectangulares no huecas 0.70
Vigas de seccion | 0.75
Vigas rectangulares con huecos circulares 0.8
Tabla 2.1

Las vigas para puente, son elementos dispuestos en la direccion del transito. Entre los

aspectos que se requiere considerar en el disefio de las vigas, se incluyen los
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momentos flexionantes, a las fuerzas cortantes, el aplastamiento y pandeo del alma, el

soporte lateral, la flecha y ocasionalmente la fatiga.

Camiones tipo.

Adoptando la nomenclatura del sistema internacional se distinguen; los tipos M y
MS®,

Los camiones M estan formados por dos ejes de ruedas espaciados a 4.3 m. con las

ruedas pesando la cuarta parte de las traseras, cada eje consta de dos ruedas las que

estan espaciadas a 1.8 m’.

Pertenecen a este grupo el M18 y M13.5 cuyos pesos son respectivamente de 20 y 15

toneladas inglesas (cada tonelada inglesa tiene 2000 libras).

Los camiones MS estan formados por un camion M y su acoplado S, es decir que el
M es el detallado anteriormente y su acoplado corresponde a la adicion de un eje
trasero cuya separacion es variable entre 4.3y 9.0 m.

En todos los casos incluida la carga equivalente al ancho minimo de cada faja de

trafico para el disefio es de 3 m. pudiendo alcanzar un maximo de 4.5 m*°.

(¢)

35.000N 145.000 N 145.000 N
4300 mm 4300 a 9000 mm

Figura 2.7.- Detalles de los camiones Tipo M Fuente: Belmonte Gonzales H.
Puentes 1990

® Belmonte GonzalesH Puentes 1990  Pag. 59
° Belmonte GonzalesH Puentes 1990  Pag. 59
10 Belmonte Gonzales H Puentes 1990  Pag. 59
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W= Peso fotal del carnidn tipo H

T ==

LIE 38 Kn 144 En 144 En
LIl33 27En 108 En 108 En
450 Variade 432900
& %
. .| + ol
I il I Il ¥ I
Ancho de Danta 180 m

el ristnn que par
loz camiones Iv

_E

4]

1]
T

e

[

3.0m: a.nTl'u:udB faja
I

IV

0.a0 0.a0
- & & -

11—

Figura 2.8.- Detalles de los camiones tipo MS
Fuente: Belmonte Gonzales H.  Puentes 1990  Pag. 61

2.2 HORMIGON PRETENSADO

Una gran ventaja sobre el Hormigbn Armado es que el Pretensado es un material
homogéneo e infisurable. Porque en ciertas obras en las que se ha sobrepasado la
carga maxima, para la que han sido disefiados aparecen fisuras corrientemente
microscopicas las que en el Hormigdn Pretensado se cierran inmediatamente que ha

dejado de actuar la sobre carga excesiva, lo que no acontece en el Hormigén Armado.
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La idea fundamental del pretensado es someter a compresion al hormigon, antes de

cargarlo, en todas aquellas partes en que las cargas produzcan tracciones.

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

cargas dindmicas como el caso de los puentes.

Lo que hace el pretensado es transmitir fuerza de los cables a las tuercas y las tuercas
al hormigdn, esta fuerza del pretensado se da debido a las fuerzas exteriores en

equilibrio entre si.

Luego, y sin perder la tension y alargamiento obtenidos, los cables son alcanzados en

los extremos con ayuda de cufias y otros dispositivos mecanicos.

Dos grandes procedimientos existen para transmitir la “fuerza de pretensado”, segiin
el cable sea estirado después o antes de que el Hormigon esté endurecido. Estos
procedimientos se denominan Postesado, y Pre-tesado, respectivamente.

2.2.1 VARIEDADES DEL HORMIGON PRETENSADO.

Con el tiempo se han ido desarrollando diferentes variedades de Hormigén

pretensado que vamos a describir brevemente las mas importantes y de mayor uso:

a) Tesado antes del endurecimiento del Hormigon o con Armadura pretesa; se
tesan las armaduras en los llamados “bancos de tesado” o mesa de tesado y

después se hormigona.

El banco de tesado puede consistir en una larga pista con estribos finales fijos

cimentados suficientemente para que puedan soportar las fuerzas de tesado.

Tan pronto como ha endurecido el Hormigon, se sueltan las armaduras de los
estribos del banco, transmitiéndose al hormigén la fuerza de pretensado.

") Tesado después del endurecimiento del Hormigén, o con armaduras postesas;

los cables son colocados con posibilidad de movimiento longitudinal, bien
fuera del hormigon o bien dentro de él, en conductos de deslizamiento (tubos);

los dispositivos de tesados, se apoyan contra el hormigdn ya endurecido. Los
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cables en tension son anclados en sus extremos en el hormigoén,
transmitiéndole la fuerza de pretensado. En la construccion de puentes es mas

corriente el Postesado*

Cuando los valores previstos de presion y alargamiento son obtenidos, se anclan los
cables y los conductos o vainas que envuelven a los mismos son rellenados con

mortero o lechada de cemento.

Cable Tensado

— .

- —— = T = T —_ -
Hormigén Curade Anclaje Anclaje
Desenclaje Lento Pasive Activo

Transmisién del Pretensado Cable Tnyectado

Fig: 2.9 Viga Pretensada y Viga Postensada
Por otra parte las estructuras de hormigon pretensado pasan por dos etapas de carga
principales®?, la primera es la etapa inicial o de transmision del pretensado en la que
actdan la fuerza de pretensado inicial P;, el peso propio y otras cargas muertas que
puedan presentarse. Esta etapa proporciona las maximas compresiones en la zona
fraccionada precomprimida, fibras inferiores en el caso de una viga simplemente

apoyada.

La segunda etapa, es la etapa final o de servicio, cuando ademas de las cargas muertas

de la etapa inicial, acttan las cargas de servicio y la fuerza de pretensado se encuentra

Y Frutz Leonhardt Hormigén Pretensado 1990 Pag 7
2 Subieta A. Cursode Op. Cit. Pag8
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reducida por ciertas pérdidas de pre-esfuerzo debidas a los fenomenos de retraccion,

influencia del hormigon, relajacion del acero y acortamiento elastico.

Se denomina n al coeficiente que representa el porcentaje de pérdidas de preesfuerzo

gue normalmente varia entre 0.75 y 0.85 y esta representado por la relacion:
n= P/Pi 2.35
Donde:
n: Coeficiente de Pérdidas de la Fuerza de Pretensado.
Pi: Fuerza de Pretensado inicial.
P : Fuerza de Pretensado final En la figura se puede observar estas dos etapas:

En la figura 2.10 es posible observar graficamente estas dos etapas.

—+ - +
— —
F + =4 = F+g

ETAFA IINICTAT.

d+1

L LLLLELL

S | S 4 | E
_|_
+ =
-+ _ j
nkF + (g+d+ 13 = nP+dg+d+ D

ETAPS FINAT,

Fig. 2.10 Etapas de Carga; Inicial y Final
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2.2.2. MATERIALES
2.2.2.1. Acero

Aceros para Pretensar
El acero para pretensado debe ser por necesidad un acero de alta resistencia, con el

objeto de que la fuerza de pretensado final sea la mayor posible.
Tipos de Acero Presforzado.

Existen tres formas comunes en las cuales se emplea el acero como tendones en
concreto presforzado: alambres redondos estirados en frio, cable trenzado y varillas
de un acero de aleacion, de los cuales veremos el cable trenzado que es de nuestro

interés.
Cable trenzado

El cable trenzado se usa casi siempre en miembros pretensados, y a menudo se
usa también en construccion postensada. El cable se fabrica de acuerdo con la
especificacion ASTM A 416. Para los cables trenzados se usa el mismo tipo de
Alambres relevados de esfuerzo y estirados en frio que los que se usan para los
alambres individuales de preesfuerzo. Sin embargo, las propiedades mecéanicas se
evidencian ligeramente diferentes debido a la tendencia de los alambres torcidos a

enderezarse cuando se les sujeta a tension.

Los cables pueden obtenerse entre un rango de tamarios que va desde 0.25 pulg.
hasta 0.6 pulg. de diametro, tal como se muestra en la tabla. Se fabrican dos
grados: el grado 250 y el grado 270 los cuales tienen una resistencia Gltima
minima de 250,000 y 270,000 Ib/pulg? respectivamente, estando éstas basadas en

el area nominal del cable®,

¥ Nilson A. Disefio de Estucturas de Concreto 1988  Pag. 55
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Area Nominal del

Carga minima

Diametro Normal | Resistencia a la cable para una
Pulg. (mm) ruptura Lb (KN) , ) elongacion de 1%
Pulg® (mm°©) Ib (KN)
Grado 250
0,250 (6,35) 9.000 (40,00) 0,036 (23,22) 7.650 (34,0)
0,313 (7,94) 14.500 (64,50) 0,058 (37,42) 12.300 (54,7)
0,375 (9,53) 20.000 (89,00) 0,080 (51,61) 17.000 (75,6)
0,438 (11,11) 27.000 (120,1) 0,108 (69,68) 23.000 (102,3)
0,500 (12,70) 36.000 (160,1) 0,144 (92,90) 30.600 (136,2)

0,600 (15,24) 54.000 (240,2) 0,216 (139.35) 45.900 (204,2)
Grado 270

0,375 (9,53) 23.000 (102,3) 0,085 (54,84) 19.550 (87,0)

0,438 (11,11) 31.000 (137,9) 0,115 (74,19) 26.350 (117.,2)

0,500 (12,70) 41.300 (183,7) 0,153 (98,71) 35.100 (156,1)

0,600 (15,24) 58.600 (260,7) 0,217 (140,00) 49.800 (221,5)

Tabla 2.3: Propiedades del cable (ASTM A 416)

Tabla Nilson A

Disefio de Estructuras de Concreto 1988

(270 kilo libra/pulg?®) con &reas nominales de 0.929 y 0.897 cm?.

14 Subiera O. A.

Hormigén Pretensado 2000 pag

214

propiedades de endurecimiento por deformacion.

Pag 54

El grado, significa la resistencia nominal de rotura de Kips por pulgada cuadrada
(k.s.i). en U.S.A. por ejemplo se usan alambres de g 7 mm. grado 235 (235 kilo
libra/pulg?) con area = 0.385 cm?. Torones grado 250 (250 kilo libra/pulg®) y 270

Las propiedades geométricas mecanicas de los aceros se pueden obtener directamente
de sus curvas de esfuerzo- deformacién. Tales caracteristicas importantes como el

limite elastico proporcional, el punto de fluencia, la resistencia, la ductilidad y las




Para alambres y cables el esfuerzo de fluencia, se define como al cual corresponde
una deformacion de 1%. Para varillas de aleacion, el esfuerzo de fluencia, se toma

como aquel que produce una deformacion del 0.7 %.

.,
oo

Estuerzo en kilolibras / pul;

Fig: 2.11 Curvas de esfuerzo-deformacion tipicas para aceros de preesfuerzo.
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Tensiones admisibles en el acero para Pretensado.
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En la tabla se muestra los esfuerzos, permisibles de tension para el acero de

preesfuerzo en funcion de fo, fyy,

donde:

fpu

fpy

Resistencia Gltima del acero
Resistencia especificada de fluencia



24

Cuando recién se aplica la fuerza del gato, se permite el menor de los siguientes
esfuerzos: 0.80 f,, 0 0.94 f,y . La justificacion para estos valores del esfuerzo limite es
que durante el tesado los esfuerzos en el acero pueden conocerse de una manera muy
precisa, la presion hidraulica y la deformacion del acero se pueden medir facilmente.
Ademas, si un tendon defectuoso se rompiera accidentalmente, se podria reemplazar

facilmente.

Después que hayan ocurrido las pérdidas por acortamiento elastico y por
deslizamiento de anclajes, se aplica el valor de 0.7 f,, , pero antes de la ocurrencia de
las pérdidas dependientes del tiempo debidas a la contraccion, al escurrimiento
plastico y al relajamiento. No se dara 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 del acero en las condiciones iniciales cuando debe

obtenerse un factor de seguridad adecuado.

Tabla : esfuerzos permisibles en el acero del preesfuerzo™.

1. Debido a la fuerza de tension del gato 0.8f,u 0 0.94fy

2. tendones pretensados, inmediatamente después 0.7 fou
de la transferencia del preesfuerzo.

3. tendones postesados, inmediatamente después 0.7 fou
del anclaje del tendon

Tabla 2.6
2.2.2.2 Hormigon
2.2.2.2.1 Propiedades deseadas y normas generales
En estructuras pretensadas se utiliza hormigdn de resistencia a la compresion superior
al que se utiliza en estructuras de hormigon armado. Normalmente las estructuras de
hormigdn Pretensado se proyectan con una resistencia a la compresion a los 28 dias
comprendida entre 280 Kg/cm? y 560 Kg/cm?, siendo mas usuales las comprendidas

% Nilson A.  Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado 1988  P&g. 95
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entre 350 y 480 kg/cm? para hormigones de peso normal, y en estructuras especiales

se llega a utilizar hormigones de hasta 600 a 700 kg/cm? de resistencia™.

Un hormigon de mayor resistencia ofrece las siguientes ventajas al hormigon

Pretensado®’.

1.- Tiene un modulo de elasticidad més elevado, es decir que la porcion eléstica
inicial relativamente recta de la curva de esfuerzo-deformacién, tiene mayor

pendiente por consiguiente mayor médulo de elasticidad.

2.- La utilizacion de hormigdn de alta resistencia favorece el comportamiento de las
estructuras de hormigon Postesado, en la transmision del preesfuerzo a los
dispositivos de anclaje apoyados en las vigas produce presiones elevadas en aquellas

Zonas.

420

flo 420
bzfom 2
]

2ol

280 ._.

- N\m
- m S

o

Tenziin de] Bormifn s Eglom?

TO

L] onol Laau be] 000z 004

Treform acidn Thitaria del Homom izde

Figura 2.12 Curvas esfuerzo deformacién del hormigon
Fuente: Alvarez G. Oscar  Proyecto de Grado  Pag. 65

3.- En construcciones por pretensado en las que la transferencia del preesfuerzo es
por adherencia, el empleo de hormigon de alta resistencia permite utilizar tensiones

de adherencia mas altas.

% Alvarez G.  Proyecto de Grado  Pag. 64
Y Alvarez G.  Proyecto de Grado  Pag. 64
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4.- El hormigon pretensado prefabricado se construye mezclandolo, colocandolo y
curdndolo bajo condiciones de control cuidadosas, facilitando la obtencion de

resistencias elevadas.

ACI
P
A
Ivfodulo Tangente —» |ee /’:_Midu]u Secante
sy
/ a
fio | om £ d |
xf £ I
O , I
= ec’ A
b J,’ f | |
= prsd I I
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s
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| Permnansnte | Elistico i
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Figura 2.13 Determinacion del Modulo de Elasticidad del Hormigon
Para conseguir una resistencia elevada del hormigon, debera seguirse cuidadosamente
los procedimientos y recomendaciones dadas para una buena dosificacion, curado
riguroso y numerosas probetas de ensayo para controlar la resistencia caracteristica

del hormigon.

El modulo de elasticidad, también llamado modulo de deformacion longitudinal
puede determinarse a traves del diagrama esfuerzo-deformacion como la pendiente

del modulo secante a 0.45 ¢ que coincide con el mddulo tangente en el origen, como
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puede observarse en la figura 2.13 donde el médulo eléstico es dado por la relacién
E=ok '®
A falta de ensayos, la referencia el codigo ACI, proporciona la siguiente ecuacion

general dada en kg/cm?.

E=0.135*y"/f'c 2.36

Donde:
oseP = yespecifico del hormigén en kg/m®
.= Resistencia cilindrica del hormigén a n dias en kg/cm?

Asi para diferentes tipos de hormigon, varias normas llegan a los siguientes valores

aproximados:

Peso del Hormigon Modulo de Elasticidad
2500 kg/m® 17100 f.
2400 kg/m® 16084 f,
2000 kg/m® 12236 f.

Fuente: Alvarez G. Oscar Proyecto de Grado Pag. 67
Tabla 2.17

2.2.2.2.2. Analisis Por flexion.

En el caso de analisis por flexion las dimensiones del acero y del concreto, asi como
la magnitud y la linea de accidn de la fuerza efectiva pretensora son generalmente
conocidas. Si se dan las cargas, es posible que se desee calcular los esfuerzos

resultantes y compararlos con los respectivos esfuerzos permisibles.

En contraposicion en el disefio por flexion, se conocen los esfuerzos permisibles, y la
resistencia de los materiales, se dan las cargas por soportar y el ingeniero debe
determinar las dimensiones del concreto y el acero asi como la magnitud y la linea de

accion de la fuerza pretensora.

18 Alvarez G. Oscar ~ Proyecto de Grado ~ Pag. 67
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Estados de carga®.

Tanto el analisis como el disefio del concreto Pretensado se necesita considerar

varios estados de carga, tal como sigue:

1.- Pretensado inicial, inmediatamente después de la transferencia, cuando

s6lo P; actta en el hormigdn.
2.- Pretensado inicial méas peso propio del miembro.
3.- Pretensado inicial méas la totalidad de la carga muerta.

4.- Pretensado efectivo, Pe, después de ocurridas las pérdidas més las cargas
de servicio consistentes en la totalidad de la carga muerta mas las cargas vivas

esperadas.

5.- 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 estan por lo general dentro del campo elastico. Sin
embargo si el miembro llega a sobrecargarse, es posible que uno o los dos materiales
pueda ser esforzado dentro del campo inel&stico, en cuyo caso, las predicciones de la
resistencia ultima deberan basarse en las relaciones reales no lineales de esfuerzo de

deformacion.

Se efectla el analisis de tensiones para las cargas de servicio comparando los
resultados con las tensiones admisibles. Las dimensiones de la seccion, la fuerza de
Pretensado P y la excentricidad e,, deben elegirse de manera tal que los esfuerzos
presentados no superen estos valores en los diferentes estados de carga. Antes de
ingresar propiamente al andlisis del comportamiento mecanico del hormigén
Pretensado, es necesario definir la notacion utilizada, para ello en la figura 2.14 se
muestra las caracteristicas propias de una seccion transversal cualquiera, para la cual

es valida la siguiente notacion:

¥ Nilson A.  Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado 1988  P&g. 79
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A. = Areade la seccion transversal del hormigon.

d; = Distancia de la fibra extrema de compresion de la seccién, medida

hasta el centro de gravedad del acero Pretensado.

d

Recubrimiento de hormigon medido desde la fibra extrema
precomprimida hasta el centro de gravedad del acero Pretensado.

h = Alturatotal de laviga (h=C; + C, =d; +dy)

h
I : Momento de inercia de la seccion respecto al eje centroidal
Ci ; Distancia del eje centroidal a la fibra extrema superior de la seccion
C, : Distancia del eje centroidal a la fibra extrema inferior de la seccion.
S1=1/Cy: Maodulo resistente de la seccion respecto a la fibra superior.
S, =1/Cy. Maodulo resistente de la seccion respecto a la fibra inferior.
=VI/Ac: Radio de giro de la seccion.

Ki = - I/(ACy) = SolAc = - r%IC, : Distancia limite superior del ntcleo central
respecto del eje centroidal.

Ko =-1/(ACy) =Si/A. = - r’/C, : Distancia limite inferior del ndcleo central
respecto del eje centroidal..

e, = Excentricidad de la fuerza de Pretensado.

Pi = Fuerza de Pretensado inicial.

P = Fuerza de Pretensado final

n = Relacién de porcentaje de pérdidas de preesfuerzo
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2.2.2.2.3 Esfuerzos Elasticos®:

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 mecénica, basadas en el comportamiento
elastico. En la practica actual, estas condiciones se cumplen a menudo hasta el nivel

de las cargas de servicio.

Fi Fi ecl Fi ecl
X + Tc T TEms U
+
cl
- B
& cd
'S
i
i1 ecd Mo i1 ecd Mo
T Ee Wz T TEz T Tas Wzt Tz
Pe (1 ecl ) - Mo Md + Mt ) Pe (1 ecl - Mt
die 2 31 il o 2 31
N =
+ =
Fe erd Mo Md + Mt Pe B Mt
- 1 - 1
Tl e A R = Vet

(2]
Figura 2.16.- Esfuerzos elasticos en una viga presforzada
(a) Efecto del presfuerzo inicial (b) Efecto del presfuerzo inicial mas el peso

propio (c) Efecto del presfuerzo final mas carga de servicio total.

20 Nilson A. Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado 1988 Pag. 84
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Donde:

Mo = Momento debido a la viga

Md = Momento debido a la carga muerta
Mt = Momento debido a la carga viva

2.2.2.2.4 Factor de eficiencia a la flexion:
Para el caso general de secciones transversales asimétricas, uno podria desear

maximizar simultdneamente las relaciones S1/Acy S2/Ac.

Como:

Estas relaciones pueden escribirse tal como sigue:

T R
Ac AcxC, C, 2.31
2
Sp__ e _r 2.38

Ac AcxC, C,

Asi para valores de c; Y ., la seccion transversal mas eficiente es aquella que tiene
el mas grande radio de giro, esto es, aquella en la cual el area de hormigén se
encuentra concentrada lo mas posible hacia los extremos superior e inferior de

miembro.

Los miembros del lado derecho de las ecuaciones 2.37 y 2.38 se reconoceran como

las dimensiones inferior y superior del nicleo de la seccidn, respectivamente.

Resulta conveniente expresar las distancias , representadas por las ecuaciones 2.37 y
2.38 de una manera adimensional , en la funcion de las distancias C; y C, a las caras

superior e inferior del miembro . Con K= r¥/c, y K, = r/cy.

Estas relaciones son:

*! Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado 1988  Pég. 165



En consecuencia la expresion simple:

Donde:
Q = factor de eficiencia

K_ ™ o
Cl Cl*CZ
Ko
C2 Cl*CZ
r2
Q= C,*C,

241

2.39

2.40

32

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 expresarse en términos geométricos, tomando nota

que:

h= Ci+ G

0- r’ ,C +C,
C,*C, h
K1+ K?2

Q- K

2.42

2.43

2.44

Lo cual indica que el factor Q no es otra cosa que la relacion de la profundidad del

nucleo al peralte total de la seccion.

2.2.2.2 .5 Esfuerzos Permisibles de Flexion

La mayoria de las especificaciones para la construccion de concreto pretensado

imponen ciertas limitaciones a los esfuerzos en el hormigoén y en el acero, para

inmediatamente después de la transferencia de la fuerza pretensora al hormigén y

para cuando actla 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
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indirecta del ancho las grietas y la flexion. En la practica actual, las especificaciones

que limitan el esfuerzo proporcionan a menudo el punto de partida para la seleccion

de las dimensiones de los miembros de hormigdn Pretensado.

Hormigon.

Los limites en el esfuerzo del hormigén que impone el codigo ACI, se resume en la

tabla donde:
f’i = Resistencia del hormigdn a compresion inicial.
fc = Resistencia del hormigén a compresion

Ambas se expresan en Kg/cm?

Tabla: Esfuerzos permisibles en el concreto de miembros presforzados sujetos a

flexion??

1.- Esfuerzos inmediatamente después de la transferencia

del preesfuerzo (antes que ocurran Ifas perdldas del Kg/em? Lb/pulg?
preesfuerzo) no deben exceder los siguientes valores.

o 1 = Esfuerzo de traccion admisible en el hormigon en el -0.8 3P
estado inicial. 0.6 £ 0.6 £
o i = Esfuerzo de traccion admisible en el hormigon en el

estado inicial.

2.- Esfuerzos bajo cargas de servicio (después de

considerar toglas_ las cargas de preesfuerzo) no deben Kglcm? Lb/pulg?
exceder los siguientes valores.

o s = Esfuerzo de traccion admisible en el hormigén en el 1.6 \f'. 6 VP
estado final. -0.45 £, -0.45 £,

o s = Esfuerzo de traccion admisible en el hormigén en el
estado final.

Tabla 2.8

22 Nilson A.  Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado 1988

P&g. 93
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2.2.3 INECUACIONES EN ETAPA INICIAL Y FINAL.

Los diferentes estados de carga, se resumen en dos etapas de cargas principales,

expresadas a través de las siguientes ecuaciones:
1.- Etapa inicial (Pi + Mmin.)?®
En esta etapa, actlan la fuerza de Pretensado inicial y las cargas muertas existentes,

como ser el peso propio u otros.

1 1 x
_PL PiTeo M, ous
Ac S, s,

Pi Pi*eo M,
— - + 20

L . 246
Ac S, S,

2.- Etapa final (n.Pj +Mmax.)
Esta etapa final de cargas, ademas de las cargas muertas de la etapa inicial, acttan las
cargas de servicio y la fuerza de Pretensado final.

_n*Pi N (n*Pi*eo) M

— >0, 247
Ac S, S,

* P * Py *
_n*Pi_ (n*Pi eo)+ﬂ£o_ts 5 48
Ac S, S,

2.2.4 PREDIMENSIONAMIENTO DE LA SECCION

Conocidas las relaciones en los diferentes estados de carga, es posible a partir de las

mismas, determinar el mddulo resistente a la seccion necesaria®*.

Tomando la ecuacion definida en el parrafo anterior:

_Pi N Pe*eo M,
Ac S, S,

<oy 2.49

Realizando algunas transformaciones tendremos:

2% Tesis Disefio Final de Vigas de H° Presforzado mediante Programacién Lineal 1999 Pég. 76
% Proyecto de Grado Disefio Optimo de Vigas de H° P° mediante Programacion Lineal Pég. 78
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Pi Pi*eo*C, Mo

0 St <oy 2.50
Ac I S
1 * * M
_ Py AereotC ) Mo o s
Ac I S,
_ﬂ* 1_3 _WSGﬁ 2.52
Ac K, S,
Luego en el limite:
. « M
_ Pl e0”Ac) M, _ 2.53
Ac S, S,
Luego de ocurridas las pérdidas de preesfuerzo, tendremos:
* D1 *
on Pl*l_eo Ac —M":al 554
Ac S, S,

Luego, afectando el factor £+ nMmin/S; en esta misma ecuacion se tendra:

o, 2.55

_n*Pi*(l_eo*ch_M0 n*M, n*M_

- +
Ac S, s, S S,

* * *
n*[ P*(l_eo Ac+MOD_n M, 1 MOZ(71 556

~Ac s, S, S, S,
*
n*o, — Mo Mo _ 2,57
S Sy

* —

n*o, _(Mmm(ln)J _ 258
s,

luego:
-01 - AGsup Z Ocs 2.59
AG, = AM 2.60
Sy

luego:
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2.61
M_*(@1-n
-n* ti ° ( )_AM 2O-cs
M, *(L—n)—AM 3 3
-2 > -0, +N*0y
Sl
2.62
M, *(1—n)—AM
M FA= =AM e 263

Sy
De donde finalmente se obtiene el modulo resistente de la seccidn necesaria para las

fibras superiores:

M, *(1-n)+AM

*
O, —N7 0y

S, = 2.64

Por analogia se obtiene el médulo resistente de la seccion necesaria para las fibras

inferiores:

M, *(1—n)+AM

*
N0y — 0Oy

S, =- 2.65

Como el valor Mmin. no es conocido en forma a priori e impide utilizar las
ecuaciones anteriores en forma precisa; algunos autores, sugieren modificar dichas

ecuaciones eliminando el efecto del momento debido el peso propio, sabiendo que:

Mmax = Mo + Mg + My, 2.66
Mmin = Mo 2.67

Por lo tanto las ecuaciones anteriores resultan:

L 2.69

O, —N *O-ti
s, - AM

=
N*oy — 0y

2.70
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2.2.5 NUCLEO DE LA SECCION TRANSVERSAL.

Se dice que cuando la fuerza pretensora, actuando sola no produce tensiones en la
seccion transversal, en los casos limites se obtendra una distribucion triangular de
esfuerzo de la aplicacion de la fuerza pretensora, con un esfuerzo en el concreto de

cero en la parte superior o inferior del miembro.

Las dimensiones limite del nucleo central de la seccion se pueden hallar de la
ecuacion 2.71 para hallar la dimension del nicleo central, el esfuerzo en el concreto
en la superficie superior deberd hacerse cero tal como se ilustra en la figura 2.18. Asi

pues:

i 2.71
f, =—P'*(1—eclj =0

Ac r2

lo cual indica que la cantidad entre paréntesis debe de ser igual a cero. Resolviendo
esta ecuacion se halla la excentricidad e= k», y constituye el limite inferior del ntcleo

central de la seccion.

k,*c 2.72
1— 2r2 1-0
2
r i ,
k, =—  De manera similar se obtiene: K — r
C, ! C,
] |
a1 e=k2 -« Pi
Centroide del J l I e=kl
concreto (jZ . Pi
I I

@ (b) (©
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Figura 2.18 Distribuciones de esfuerzos para fuerzas pretensoras
aplicadas en los limites de la seccidn.
(a) Seccion transversal, (b) Limite inferior del nicleo
(c) Limite superior del nucleo

De manera similar, se puede hallar el limite superior del ndcleo central anulando la

expresion del esfuerzo en el concreto en la superficie inferior
2.2.6. VARIACION DE LA EXCENTRICIDAD A LO LARGO DEL CLARO.

En otros puntos del claro, en donde los momentos son mas pequefios, la excentricidad
del acero debe reducirse con el objeto de evitar sobrepasar los esfuerzos limite 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 en el concreto no se sobrepasen cuando la viga se encuentre en un

estado completamente cargado®.

Para indicar que tanto la excentricidad e como los momentos My 0 M; son funciones
de la distancia x desde el apoyo ellos se presentaran como e (X) y Mg (x) 0 M, (X),

respectivamente.

Considerando primero el estado descargado, se halla que el esfuerzo de tension en la

parte superior de la viga no debe exceder a f; %°.

1 *
£z Dlafy 807G Mok 2.74
Ac S,

r

Resolviendo para la maxima excentricidad se obtiene :

fti*S, +i+ Mo(x)

_ > 2.75
Pi Ac Pi

e(x) <

En la parte inferior de la viga descarga, el esfuerzo no debe sobrepasar la compresion

inicial limite.

%% Nilson A. Disefio de Estructuras de H° Presforzado 19988  P4g. 153
%6 Nilson A. Disefio de Estructuras de H° Presforzado 19988  Pag. 153
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1 *
f, < Plafy B007C ), Mo(x) 2.76
Ac r S,

De donde el segundo limite inferior para el centroide de acero resulta

fq*S, S, N Mo(x)

e(x) < ¢ 2.77

Pi Ac Pi
Considerando ahora que el miembro se encuentra en su estado totalmente cargado, se

pueden hallar los valores limite superiores para la excentricidad.

fi, < —E*(l— e() Clj— ME(x) 2.78

Ac r’ S,

De la cual

*S, S, Mi(x)

e(x) > fo —r 2.79
Pe Ac Pe
Y usando la ecuacién
*
2o Deufg, B007C ) MIY 2.80
Ac r S,
De la cual
*
e(x) > —@—8—2+ Mt(x) 2.81

Pe Ac Pe

El limite inferior de la excentricidad de la tenddn se puede establecer para varios
puntos sucesivos del claro usando las ecuaciones (2.75) y (2.77). Luego usando las
ecuaciones (2.79) y (2.81) se establece el correspondiente limite superior. Este limite
superior bien puede ser negativo, lo cual indicaria que el centroide del tendén pueda

estar por encima del centroide del concreto en aquel lugar®’.

" Nilson A.  Disefio de Estructuras de Hormigén 1988  Pag. 154
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Debe de recalcarse que solamente en es el centroide del tendon el que debe caer
dentro de la zona limite de los cables, los cables individuales estan a menudo fuera de

ella®®,

El perfil del tenddn que a menudo se usa en la practica es una curva parabdlica a una
catenaria, en el caso de las vigas postensadas. El ducto que contiene el acero del
preesfuerzo se cuelga segun la forma deseada, y se fija en tal posicion atandole con
alambres al refuerzo transversal del alma, después de lo cual se puede colocar el
concreto. En vigas pretensadas a menudo se emplean tendones atirantados. Los
cables se sujetan hacia abajo en el centro del claro y en sus puntos tercios y cuartos, y
se sujetan hacia arriba en los extremos, de tal manera de que se obtiene una curva

suave con mayor o menor grado®.

Para las vigas de un solo claro disefiadas con los métodos de balance de carga, el
centroide del tendon debe pasar a través del centroide del concreto en los apoyos,

debido a que los momentos de las cargas exteriores son cero en los apoyos.
2.2.7. VIGAS COMPUESTAS.
2.2.7.1 Tipos de construccién compuesta

El término construccion compuesta, aplicado al concreto presforzado, se refiere por lo
general a la construcciéon en la cual un miembro de concreto precolado actta en
combinacion con concreto colado posteriormente in situ, y ligado a aquél, para
formar un miembro compuesto con seccion T. En uno u otro caso, la losa colada in
situ cumple con los requisitos funcionales de proporcionar una superficie lisa t util

ademas de rigidizar y reforzar a la unidad precolada.

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

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

%8 Nilson A.  Disefio de Estructuras de Hormigén 1988  Pag. 155
? Nilson A.  Disefio de Estructuras de Hormigén 1988  Pag. 155
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La construccion compuesta puede adoptar muchas formas. Los tipos del miembro

mas comunes en la practica de los Estados Unidos se muestran en la figura 2.19.

La seccidn | asimétrica se emplea en combinacion 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.

El prerrequisito inicial para la accion es buena adherencia entre el concreto precolado

y el colado in situ.

VEL

Fig 2.19

En casi todos los casos, la cantidad obtenida para el concreto precolado es superior a
la del concreto de la parte colada in situ de la seccién compuesta. EI concreto colado
bajo las condiciones de una planta de precolado, donde puede mantenerse facilmente
el control de calidad, tiene generalmente resistencias de 4000 a 6000 Ib/pulg®. el
concreto colado en el lugar de la obra es de calidad mas variable y de menor
resistencia, generalmente en el rango de 3000 a 4000 Ib/pulg?. tales diferencias deben

tomarse en cuenta en el disefio.
2.2.7.2 Estados de Carga.

Un miembro compuesto debe tener un comportamiento satisfactorio bajo cualquier
carga o combinacion de cargas que puedan actuar durante su vida util. El analisis y
disefio de secciones compuestas puede requerir la consideracion de varios, o de todos,

los siguientes estados de carga:
1. Presfuerzo inicial P; inmediatamente después de la transferencia.
2. Presfuerzo inicial P; mas el peso propio del miembro precolado.

3. Presfuerzo efectivo P. mé&s el peso propio del miembro.
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4. Presfuerzo efectivo P, mas todas las cargas muertas de la seccion no

compuesta, inclusive el peso del concreto humedo de la losa.

5. Presfuerzo efectivo P, mas las cargas muertas tanto de la seccion no

compuesta como de la compuesta més las cargas vivas de servicio.
6. sobrecarga maxima.

Antes de que fragie el concreto colado in situ, son modificadas y adicionalmente se

aplican esfuerzos en el concreto recientemente colado.

En algunos casos, resulta econdmico soportar todas las cargas sobrepuestas mediante
la accién compuesta. Esto puede lograrse mediante el apuntalamiento temporal de la
unidad precolada durante el periodo en que la losa, asi como todas las cargas
subsecuentemente aplicadas, produciran flexién alrededor del centroide de la seccion

compuesta.

Como regla, los esfuerzos provenientes de los estados de carga 1 a 5 pueden hallarse
tomando como base la suposicion de un comportamiento elastico, calculando las

propiedades de la seccion no compuesta, la que sea aplicable.

Las pruebas han demostrado que al sobrecargarse a los miembros compuestos, se
desarrolla la totalidad de la resistencia de la seccion compuesta, siempre que se
mantenga la transferencia de cortante a través de la superficie de contacto entre los
dos componentes. Tanto el acero como el concreto pueden esforzarse bien hasta
dentro de sus rangos inelasticos, y las consecuencias de las discontinuidades en las
deformaciones son minimas. La resistencia de los miembros compuestos puede

calcularse como si la construccién fuera homogénea.

Normalmente, los estados de carga que rigen el disefio de las vigas presforzadas
compuestas son: el 2, cuando deben satisfacerse las limitaciones en los esfuerzos de
tension y compresion en las partes superior e inferior, respectivamente, de la unidad
precolada, el estado 5, cuando no deben excederse los limites de esfuerzos bajo carga
de servicio de compresién en la parte superior y de tension en la parte inferior de la
seccion compuesta, y el estado 6, cuando el miembro debe desarrollar la resistencia
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adecuada para resistir las sobrecargas, proporcionando un margen de seguridad

aceptable.
2.2.7.3. Propiedades de la seccién y esfuerzos elasticos de flexion.

Cuando se calculan esfuerzos en vigas compuestas, es necesario diferenciar entre las
cargas que actlan en la viga precolada y aquellas que se aplican después de haberse
agregado la parte colada in situ de la seccidn, la totalidad de la accién compuesta. Los
esfuerzos producidos por la flexién del miembro compuesto se pueden superponer
directamente a aquellos ya presentes en la porcion precolada l6gicamente, la flexion
en cada caso es alrededor de un centroide diferente, debiéndose emplear dos juegos

separados de propiedades de seccion.

|
. | C3c
[ de del
ch iR B T 'G*’“r#— t
Centroide del
concreto © - + C C2c
P cap l
+
Area de concreto Acp Area del concreto Acc
Momento de inercia  Icp Momento de inercia Icc
Radio de giro Rp Radio de giro e
Modulos de seccién  Slp Modulos de seccién Slc, S2c,
S2p S3c
Excentricidad de Excentricidad de
los tendones €p los tendones €c

Figura 2.20 Propiedades de las secciones precolada y compuesta.
(a) Seccion precolada, (b) Seccion compuesta.
Con relacion a las propiedades de la seccién, los subindices p y c se refieren
respectivamente, a las propiedades de las secciones precolada y compuesta. De
manera similar, a aquellas cargas muertas que solo afecten a la porcién precolada se
les dotara de un subindice p, mientras que a aquellas que produzcan esfuerzos

asociados con la seccion compuesta se les pondré el subindice c.
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En la figura 2.21 se muestran los esfuerzos en una viga compuesta tipica
correspondientes a varios estados de carga. Después de la transferencia, la fuerza
pretensora P; actla en el miembro. Normalmente el peso propio de la parte precolada

se superpone inmediatamente.

i e, *C
fl=— ' xg Ze e | Mo 2.82
Acp rep Sip
i e, *C
f2=— Pl afy S e Mo 2.83
Acp rep S2p

Donde:
M,: es el momento debido al peso propio del miembro precolado

Por lo general, la Unica carga de importancia, que no sea el peso de la viga precolada,
que actua sobre la seccién no compuesta, es el peso de la losa de concreto, himeda
aln. Esta produce flexion alrededor del centroide de la unidad precolada, con
esfuerzos sobre los ya presentes, se genera la distribucion de la fig2.21c Bajo este
estado los esfuerzos en las partes superior e inferior e inferior de la viga precolada de

concreto son, respectivamente:

f, = _:e*(l_ ® tclpj— MOS’L Mep 2.84
cp rp o
e, *C Mo + M
fzz—:e*(n _ 2p]+ o 2.85
cp r’p Sap

Donde.

Mg, : Es el momento debido a las cargas muertas, sin contar el peso propio

del miembro, que produce flexion en la seccion no compuesta.

Después de que el concreto recientemente colocado de la losa se ha endurecido y
adquirido su resistencia, el centroide efectivo se desplaza hacia arriba hasta ocupar la

posicion correspondiente a la seccion compuesta y todas las cargas aplicadas
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subsecuentemente producen flexion alrededor del centroide compuesto. Estas
influyen a las cargas muertas aplicadas después de que la losa se ha endurecido, tales
como la superficie del pavimento, las tuberias y para aceras. Casi siempre la carga

viva actla sobre la seccion compuesta Unicamente.

Los esfuerzos incrementables debidos a las cargas compuestas mostrados en la fig.
7.21e se superponen a los esfuerzos previos actuantes en la seccion precolada para
producir la distribucién de esfuerzos (5) mostrada en la fig. 7.21f.N6tese que, como
no existen esfuerzos previos en la losa (despreciando los efectos de la contraccion), la
distribucién (5) muestra una discontinuidad de esfuerzos al nivel de la superficie de
contacto entre los componentes precolado y colado in situ. Los esfuerzos en el

concreto precolado para el estado (5) vienen dados por las ecuaciones:

foo Pl & O | MoEMy My +Mi ) o
Acp rp Sip Sic
e, *C Mo + M i
f= o *(1+ : 2pj+ o Mo tM ) g7

- Acp r’p S S,.

En tanto que aquellos correspondientes a las partes superior e inferior de la losa son,

respectivamente,

fo- Mg + M 2,88
S3c

f, == Mot MI 2,89
SAC

En estas ecuaciones, My es el momento producido por las cargas muertas aplicadas
después de que se ha logrado la accion compuesta, y M; es el momento debido a las
cargas vivas sobrepuestas. Ya se sefialo con anterioridad que el concreto precolado
tiene ordinariamente mayor calidad que el concreto colado in situ, el cual debe
colocarse y curarse segun las condiciones del campo. Los esfuerzos elasticos en la

viga compuesta se veran afectados por la diferencia de rigidez en los concretos.
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2.2.7.4 Nucleo Limite y Zona Limite de Cables

El nucleo limite, estd definido como el area de la seccidn dentro de la cual una fuerza
de compresion axial de magnitud dada, pueda ser aplicada sin producir esfuerzos que

superen los valores admisibles de los especificados por norma.*

A diferencia del nucleo central, el nucleo limite depende ademas de la geometria de la
seccion, de la fuerza de pretensado y de la accién del momento flector en cualquier

punto considerado de la viga.

Fig: 2.21

Ahora bien, cuando solamente actla la fuerza de pretensado, el centro de gravedad de
compresion del hormigon coincide con el centro de traccion del acero, pero a medida
que el peso propio actua el centro de compresion se desplaza hacia arriba una
distancia & = Mpn/P;; de la misma forma cuando se aplica la carga total
transversalmente sobre la viga, el centro de compresion continua desplazandose hacia

arriba una distancia & = Mpa/P a partir de su emplazamiento original®".

Por lo tanto la excentricidad e; dentro del nucleo limite, es variable a lo largo de la
viga y puede escribirse de manera general como:

ec =e0 — M 2.90
p

Su valor puede obtenerse a partir de las condiciones de esfuerzo. Asi tenemos, la
posicion limite inferior K’y de la resultante de compresion por debajo del eje neutro,

de manera tal que se produzca la tension admisible de traccion & en la fibra superior

% proyecto de Grado Ing. Richard Alvarez
SLLIN. T. Disefio de Estruct de Concreto Presforzado, 1985  P&g. 189
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de la seccidn, puede obtenerse a partir de la seccidn, puede obtenerse a partir de la

inecuacion conocida:

Plafp_ ) Mun s 291
Ac Kb Wt
PI*(GO_]_)_M min <oy 2.92
Ac Kb wt

Teniendo en cuenta ademas las siguientes relaciones:

Oy = Ll 2.93
Ac
.
¢ Ac  Ac
. Mmin O-ti
Reemplazando: —1*| eo— —™ | > Kb*| 1+ 2.95
Pi Oy

De manera similar, se obtienen los valores restantes del nucleo limite para las cuatro
principales condiciones de esfuerzo

—1—*(eo—M”fi”j2 Kb*(1+0“] 2.96
Pi o

_1%[ eo— M j > Kb*[1+ Ta J 2.97
Pi Oy

_1* eo—Mma_xjﬁKb*(1+ %J 2.08
nPi o

—1*(eo Mo, j < Kt*[1+ UtJ 2.99
nPi o,

La variacién de la excentricidad e, depende del valor de la fuerza de pretensado y la
accion del momento flector aplicado; dos de estas condiciones ubicaran a la

excentricidad por encima del eje centroidal de la viga y las otras dos por debajo del
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mismo, sin embargo para definir debidamente los limites, habra de considerarse como
méaxima excentricidad del nucleo, los valores que se encuentren mas proximos al eje

centroidal, es decir:

Kb ( 1+ 8cs/ 59 8gi)
K’:: El menor valor algebraico de.

Kb (1 + 8cs/ 8y dgi)

Ko (1 + 8¢/ dg dgi)
K’i: El mayor valor algebraico de.

Kb (1 + 8¢/ dg i)

Donde:
K’t = Excentricidad maxima superior del nucleo limite.
K’p,= Excentricidad maxima inferior del nicleo limite.

De esta manera queda definido el nicleo limite de la seccion para la excentricidad e,

de la resultante de compresiones, debiendo satisfacer la condicion:

Ki<e < K’ 2.100

MudeoLimite

ZotnaLimite

|
|
| |
Fuerza de Envolverte I
FPretensado de acero l

Figura 2.22 Determinacion de la Zona de Cables

La posicion del nucleo limite de la seccidon, y la posicion admisible de la

excentricidad e. en sus limites superior e inferior, ec, Y €, respectivamente, son:

ecu = eo - Mmax / nPI 2 K,t 2101
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ec| = eo - Mmin / Pi < K’b 2102

luego, estas mismas condiciones respecto del eje centroidal de la viga, quedan

definidas de la siguiente manera:
€ou = K’t + Mpax / NPi 2.103
€o1=K’b + Mpin / Pi 2.104
de donde se puede afirmar que: eou < eo < eoi
Asi como puede observarse que eou y eoi definen la zona limite de cables de la viga.
2.2.8 PERDIDA DE LA FUERZA DE PRETENSADO.

La fuerza de pretensado inicial P aplicado a una seccion transversal de hormigén no
es constante porque disminuye con el tiempo hasta alcanzar un valor final o
permanente ( nP), donde n es el coeficiente de pérdida. Se suponen conocidos nP y
P. En efecto, se calcula nP con la condicion de tension < 0 en una fibra extrema para

T = ooy luego se fija n; valor que debe ser verificado después de un andlisis de las

pérdidas o de la adaptacion de un valor total de las pérdidas®.

En general es importante el analisis de las pérdidas si estas se subestiman se
producirén tracciones no previstas. Por el contrario, si dichas pérdidas se super

estiman, se originaran deformaciones y tensiones no anticipadas
Las pérdidas se distinguen en:

v' Pérdidas por Retraccion.

v" Pérdida por Fluencia del Hormigan.

v' Pérdida por Friccién.

v’ Pérdidas por Relajacion del Acero.

v" Pérdida por Deslizamiento de Anclajes (DA).

%2 Hormigon Pretensazo Alfonso Subiera Otalora 2000 P4ag. 71
*¥ Hormigon Pretensazo Alfonso Subiera Otalora 2000 P4ag. 71
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2.2.8.1 Pérdidas por Retraccion:

La retraccion es un fendmeno quimico que se produce durante el fraguado del
Hormigon y que origina cambios de volumen del elemento que se construye. El
acortamiento originado no depende de las tensiones, sino de los factores ya conocidos

y que ahora se recuerdan®

Para Miembros Pretensados: (MPa)
SH=117.36 —1.0355 * RH 2.105

Para Miembros Postesados: (MPa)

SH =93.89 - 0.8284 * RH 2.106
Donde:
SH = Pérdida por contraccion de fraguado del Hormigon, medida en MPa
RH = Humedad relativa ambiente promedio anual en porcentaje (0 a 100)

Tabla de valores de humedad relativa del medio ambiente®

Humedad Relativa

Ambiente
Aproximada
En el agua 100 por 100
En atmdsfera muy himeda 90 por 100
En ambiente medio 70 por 100
En atmdsfera seca 40 por 100

* Hormigon Pretensazo Alfonso Subiera Otalora 2000 PAag. 73
% Hormigén Armado  Jiménez Montoya 1991 Pég. 96
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Tabla 2.9
2.2.8.2 Pérdida por Fluencia del Hormigon.

La fluencia o escurrimiento plastico es la propiedad de muchos materiales mediante
la cual ello contintia 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 después de muchos

meses alcanza un valor constante asintomaticamente®

Se ha encontrado que la deformacion por escurrimiento pléstico en el concreto
depende no solamente del tiempo, sino también depende de las proporciones de la
mezcla, de la humedad, de las condiciones del curado y de la edad del concreto a la
cual comienza a ser cargado®’, sin embargo la pérdida de esfuerzo en el acero

asociada con la fluencia del hormigon, puede determinarse mediante la excepcion:

CRe = 12 fogs — 7 fogs 2107
Donde:
CRs = Pérdida por fluencia del hormigon en MPa
fegs = Tension promedio del hormigon a nivel del centro de gravedad del
acero en el momento en que éste es soltado
fcds = Tension de compresion del hormigon a nivel del centro de gravedad

de los cables con carga muerta, sin considerar el peso de la vigay en

la etapa inicial.
; ik 2 *
foom Ly P18 M 76 2.108
Ac |
— * —

cds

Ipc I

cc

% Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado Nilson A.  Pag. 72
%" Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado Nilson A.  Pag. 72
% Belmontes Hugo Puentes 1990 P4g. 133
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donde:

Ms y Md, son el momento debido a la losa y a la carga muerta; y los momentos de

inercia lyc y lcc correspondientes a la seccion sola y compuesta respectivamente.
2.2.8.3 Pérdida por Friccion.

En los miembros postensados, por lo general, lo torones se anclan en un extremo y
posteriormente se retiran mediante los gatos desde el otro. A medida en que el acero
se desliza a través del ducto, se desarrolla la resistencia friccionante, con el resultado
de que la tensién en el extremo anclado es menor que la tension en el gato. La pérdida
total por friccion debida a la curvatura intencional del tenddn. Estos efectos se
consideran separadamente primero, y luego en forma combinada. Las pérdidas
debidas a la friccion por deformaciones no intencionales del ducto se encontraran
presentes aun para los casos de tendones rectos, debido a que en los casos reales el
ducto no puede se perfectamente recto. La cantidad de pérdidas depende del tipo de
tendon y el ducto a emplearse, asi como del cuidado que se tome durante la

construccion®.

La deformacion de estas pérdidas se basa principalmente en los valores de p y k que
representan el coeficiente de friccion por curvatura y el coeficiente de friccion por
deformacion no intencional del ducto respectivamente, estos valores que han sido
obtenidos experimentalmente por grandes laboratorios especializados, se muestra en

la tabla para distintos tipos de acero.

La estimacion de las pérdidas, pueden ser calculadas mediante la siguiente expresion:
FR = fps — fs(X) 2.110

Que es lo mismo

FR=f *@1-e ™) % 2.111

ya que

¥ Nilson A. Disefio de Estructuras de concreto Presforzado 1968 Pag. 270
“O Nilson A. Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado Pag. 273
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fo = fo *(Q—e ) 2.112
Donde:
FR = Pérdida por friccion
fsi = Tension del cable en el gato
foso = Tension del cable en la longitud x
e = Funcion exponencial
u = Coeficiente de friccion por curvatura
o = Angulo central de desviacion por la curvatura del cable
k = Coeficiente de friccion por deformacion no intencional del ducto
X = Longitud del cable en la seccion considerada

Si la curva es relativamente suave, como generalmente es el caso, serd
suficiente un célculo aproximado. En la figura, si el angulo central es a, la

pendiente en cada extremo es o/2. Entonces:

*
gs- T 2" 2113

2 Xx/2 X

o2 a2
b I I ‘I T l
‘.;‘“\'-;_‘-:;_ _11_1__ l - ~;::;’,;__¢
o ) ;‘_:x:':L
Fig: 2.23

La distancia m es aproximadamente igual a 2 veces la flecha “Y”. También para
angulos pequefios, la tangente de un angulo es aproximadamente igual al angulo

mismo, medido en radianes. En consecuencia
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¢ 2114
2

X
8y .
o = ——radianes
X
Coeficiente de friccion para Torones

Coef. de Des-
viacion Km/m

TENSORES EN FORRO METALICO

De alambre 0.0033-0.0066
Barras de alta resistencia 0.0033 — 0.0020
Cable de 7 alambres 0.0016 — 0.0066

TENSORES NO ADHERIDOS CON
RECUBRIMIENTO BITUMINOSO

De alambres 0.0033 — 0.0066
Cable de 7 alambres 0.0033 — 0.0066
TENSORES NO ADHERIDOS PRE-

ENGRASADOS

De alambre 0.0010 — 0.0066
Cables de 7 alambres 0.0010 — 0.0066

Tabla 2.10

2.2.8.4 Pérdidas por Relajacion del Acero.

4l 2.115

Coef. de Curva-

turap

0.15-0.25
0.08 -0.30
0.15-0.25

0.05-0.15
0.05-0.15

0.05-0.15
0.05-0.15

Son las caidas de tension en el acero producido a deformacion constante.

La pérdida debido a la relajacién del acero se estimara mediante las formulas®

En Miembros Pretensados:

Para aceros comprendidos entre 250 y 270 ksi (1700 y 1900 Kg/cm?)

* Nilson A. Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado 1968 Pég. 274
*2 Alvarez Richard  Proyecto de Grado Pég. 119

3 Alvarez Richard Proyecto de Grado Pag. 116



CRs=1379-0.4ES—0.2 (SH + CRS) [Kglcm?  2.116
En Miembros Postesados:
Para aceros comprendidos entre 250 y 270 ksi (17000 y 19000 Kg/cm?)

CRs=1379 - 0.3 FR - 0.4 ES—0.2 (SH + CRs) 2.117
Para aceros comprendidos entre 240 y 250 ksi (1600 y 1700 Kg/cm?)

CRs=1241-0.3FR-0.4ES-0.2 (SH + CRc) 2.118
Para aceros menores a 240 ksi (1600 Kg/cm?)

CRs = 206.8 Kg/cm?

Donde:

CRs = Pérdida de esfuerzo debido a la relajacion del acero

55

ES, SH, CRc = Pérdida de esfuerzo debido a la retraccion, acortamiento elastico y

fluencia del hormigén expresadas en Kg/cm?, respectivamente.

2.2.8.5 Pérdida por Deslizamiento de Anclajes (DA).

En pos-tensado, después del anclaje, se produce en muchos casos hundimiento o

pérdidas de alargamiento y la correspondiente disminucion de tension; posteriormente

las cufias o anclajes definitivamente por la tension del cable.

Estos hundimientos 6 en los anclajes son del orden de 6 a 8 mm para torones; y en los

sistemas Freyssinet para cables 12/5 y 12/7 son de 4 y 6 mm respectivamente®*.

La distancia X hasta donde llega el efecto del hundimiento es variable, y las pérdidas

de tension Afys se calculan tres diferentes casos, asi tenemos:

X = [EPsdl 2119
oz

fos = fpe 0+ 2.121

* Subiera A. Curso de Op. Cit pag 62
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donde:
Da = Pérdidade tension debido al deslizamiento de anclajes
Eps = Moddulo elastico del acero pretensado
) = Hundimiento de anclaje que normalmente esta dado entre 4 y 6 mm
para cables y entre 6 y 8 mm. para torones.
X = Distancia hasta donde llega el efecto del hundimiento
I = Distancia de un extremo al eje de simetria de la viga (I=L/2
Z = Pérdida por friccién en la longitud I.
f,j = Tension del acero pretensazo en el gato o en el anclaje (0.7 fpu)
fos = Tension en el acero a una distancia | del extremo

1. Primer Caso: X < |

Afps

Para tesado de uno o ambos lados:
DA=2E é 2.122
X

2. Segundo Caso: X >1



APS
fps
E
1 fipj
z
l
M
f
z
J. fips

He— - —

(figura 2.24)

Para tesado de un solo lado:

DA=2E,, * 27

9
X

Para tesado de ambos lados:

3. Tercer Caso: X > 21

DA=E, 0 -7
X

2.123

2.124

57
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fios

£

|
|
fps ,_4___/__1__/_/;_ ______________

- 2L -
Fig: 2.25
Para tesado de un solo lado:
DA=E,, ° 2.125
21
Para tesado de ambos lados:
DA=E f— Z 2.126
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2.2.8.6 Pérdida total en elementos pre-tensados

En miembros pre-tensados, la pérdida total de presfuerzo viene dada por el efecto

combinado de los siguientes factores:
Afr=SH+ES+CRc+CRs 2127

donde:

A fr = Pérdida total de presfurzo

SH = Pérdida debido al retraccion del hormigon

ES = Pérdida debido al acortamiento eléstico del hormigdn

CRc = Pérdida debido a la fluencia del hormigén

Crs = Pérdida debido a la relajacion del acero.

La relacion de la tension de pretensado efectivo fpe versus la tension de pretensado
inicial fpi en elementos pre-tensados, que definida por:

pr =0.70* pr -A fT 2128
fpi = 0.70 * fpu — ES — CRs 2.129
n = fpc/ fpi 2.130

2.2.8.7 Pérdida total en elementos pos-tensados

En miembros pos-tensados, la pérdida total de presfuerzo viene dad por el efecto

combinado de los siguientes factores:
Afr=SH+ES+CRc+CRs+FR+DA 2131

donde:

A fr = Pérdida total de presfuerzo

SH = Pérdida debido al retraccion del hormigén

ES = Pérdida debido al acortamiento elastico del hormigdn

CRc = Pérdida debido a la fluencia del acero
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CRs = Pérdida debido a la relajacion del acero
FR = Pérdida debido a la friccion de los cables
DA = Pérdida debido al deslizamiento de anclajes

Luego, la relacion de la tension de pretensado efectivo fpe versus la tension de
pretensado inicial fpi en elementos pos-tensados, resulta:

fpe =0.70 * fpu - A fr 2.132
fpi =0.70 * fpu — FR — DA - ES 2.133
n = fpe / fpi 2.134

2.2.9 Disefio por cortante del ACI.

El disefio debe basarse en el miembro cargado con estado de sobrecarga hipotético,
con las cargas muertas calculadas y las vivas de servicio multiplicadas por los usuales

factores de sobrecarga, excepto cuando se especifique otra cosa.

El disefio de las secciones transversales sometidas a cortante debe de basarse en la

relacion:
Vu < Vu 2.135
Donde:
Vu = Fuerza cortante aplicada bajo cargas factorizadas
Vn = Resistencia nominal al cortante de la seccion
@ = Factor de reduccion de la resistencia, tomando igual a 0.85 para

cortante.
La resistencia nominal al cortante Vn, se calcula de la ecuacion
Vn=Vc+ Vs 2.136

Donde:
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Ve

Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto

Vs

Resistencia nominal al cortante de la seccion proporcionada por el

refuerzo para cortante.

El codigo ACI a través de extensos ensayos, han visto que la tension cortante que
causa la fisuracion por esfuerzo cortante de flexién, puede hallarse a partir de
formulas empiricas para Vc; y Vcw, donde Ve toma el valor igual o menor de dichas
ecuaciones, si embargo el mismo cddigo incluye como alternativa de disefio el
metodo simplificado para el célculo de la resistencia a esfuerzo cortante Vc del

hormigén a través de la ecuacion.

VC=(0.05*1/f'c +4.8*\;/|Ldj*bw*d 2 IN,m] 2.137
u
Ve :(0.158*\ fre +4.8Vu*|\j]*bw*d [Kg,cm]  2.138
u
donde:
0.53*.[f'c <Vc <1325 /f'c 40 [Kg,cm]  2.139
=P <1 4 2.140
Mu
fpe > 0.4 fpu 2.141
Mu = Momento flector debido al piso propio + sobrecarga + carga viva.
Vu = Fuerza de corte debido al peso propio + sobrecarga + carga viva, en

la seccion considerada.

dp = Profundidad del centroide de la fuerza de pretensado en la seccion

considerada (No aplicar dp = 0.8 h)

* Nilson A. Disefio de Estructuras de concreto Presforzado  P4g. 595
* Nilson A. Disefio de Estructuras de concreto Presforzado  P4g. 595
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_Au*fy*d
S

Vs

Vs <0.67./f'c MPa 2.142

El area requerida para la seccion transversal de un estribo Au, puede calcularse

mediante una adecuada trasposicion de términos, en donde:

py = Vu—gve)s 2143

¢iyd

Normalmente, en casos précticos de disefio, el ingeniero escogera un tamafio tentativo
de estribo, para el cual se halla el espaciamiento requerido. Asi pues, una forma mas

conveniente de la ecuacién 2.137 es:
*
S = M 2.144
Vu —¢Vc

Si el espaciamiento hallado para el tamafio tentativo de estribo resulta muy estrecho
para una colocacion econémica o practica, o si resulta tan grande que los requisitos
para espaciamiento maximo rigen el disefio para una parte muy grande del claro de la

base, entonces se selecciona un nuevo tamafio de varilla y se repiten los calculos.

El cddigo ACI contiene también ciertas restricciones para el espaciamiento maximo
del refuerzo del alma, para asegurarse que cualquier grieta diagonal potencial sera

atravesada por lo menos por una minima cantidad del acero del alma.

Para miembros presforzados, este espaciamiento maximo no debe exceder el menor

de los siguientes valores:

S<0.75h
S <24 pulg

Si el valor de Vs sobrepasa 4*./f'c*bw*d [L%u Igz} estos limites se reducen a la

mitad.
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El &rea minima que debe de proporcionarse como esfuerzo para el cortante para todos

los demas casos debe ser igual al menor de los siguientes valores.

* *
Av = M 2.145
fy
*
v AP, fsu*S, d 2.146
80 fy*d \bw
donde:
Ap = Areade laseccion transversal del acero de presfuerzo
fy = Esfuerzo de fluencia del acero del estribo
fsu = Resistencia ultima de tension del acero de presfuerzo

La ecuacién (2.138) por lo general requerird un mayor refuerzo minimo de acero en el
alma que la ecuacién 2.139, de forma que la Gltima ecuacion es la que rige
generalmente el disefio. Sin embargo, solamente puede ser aplicada si la fuerza
pretensora efectiva no es menor que el 40 % de la resistencia a la tension de refuerzo

tensado.
2.2.10 Verificacién a la Flexion en el Estado Ultimo o de Rotura.

Si se toman las medidas adecuadas para la transformacion de las fuerzas cortantes
horizontales, a través de la cara de contacto entre los componentes de un miembro
compuesto, entonces puede considerarse efectiva toda la seccion transversal en el

calculo de la resistencia ultima a flexion.

Para grandes deformaciones de compresion, la diferencia entre moédulos de
elasticidad del concreto colocado in situ y el precolado, la cual condujo al empleo del
ancho del patin a compresion transformado en los calculo elésticos, no tiene
significacion y, consecuentemente, los célculos deberan basarse en la totalidad del
ancho efectivo del patin; méas adn, la discontinuidad relativamente pequefia en las
deformaciones en la cara de contacto entre el concreto precolado no compuesta,

puede ignorarse sin consecuencias serias de este estado.
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2.2.11 Curvas de Esfuerzo Deformacion.

Las curvas representativas de esfuerzo deformacién para el acero de presfuerzo vy el
contacto se muestran, para propoésitos de referencia, en la figura 2.26. Para el acero,
en la figura 2.26a, una notacién conveniente y fécil de recordar es la siguiente.
fos, &pe = Esfuerzo y deformacion en el acero debidos a la fuerza pretensora
efectiva Pe, después de todas las pérdidas*

foy, &y = Esfuerzo y deformacion de fluencia para el acero, tal como se les
define en la seccion 2.5

fou, = Resistencia y deformacion dltimas del acero

fos, &ps= Esfuerzo y deformacion del acero cuando la viga falla.

b | _ B fle=13
fg m————= | i}
f2
: fy : | :
g foe I | i
s fp | | e
5 | s
B | | £l
|| | |
|| | |
|| | |
L | |
0 epeepy eps Epu
Deformacidn Deformacidn Ecu
(8 (b)

Figura 2.26 Curvas representativas de esfuerzo deformacion.
(a) Acero de presfuerzo. (b) Concreto
En el caso del concreto, la resistencia ultima a la compresion, se denomina fc, como
siempre, y la deformacion en la falla es &, se encuentra entre 0.003 y 0.004. De
acuerdo con el codigo del ACI, aqui se empleard una deformacion limite para el
concreto de 0.003.

*8 Este esfuerzo se designa como fse en c6digo ACI.
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Consecuentemente, la distribucion de esfuerzos para el estado (1) (figuras 2.27a o

2.27b),es aproximadamente lineal, en tanto que para el estado (2) presenta una

pequefia curvatura de la parte supreior de la viga. En el estado (3) se reproduce la

curva esfuerzo deformacion hasta llegar el esfuerzo maximo f’c, pero no se llega a la

falla hasta el estado (4) en que la maxima deformacion es igual a Ecu, y se reproduce

totalmente la curva esfuerzo deformacion.

Asi, resulta evidente que distincion entre una viga presforzada subreforzada y otra

sobrereforzada, depende no solamente del porcentaje de acero y de las propiedades de

los materiales, como en las vigas de concreto reforzado, sino también de la intensidad

del presfuerzo en el acero.

f1 fz fz f4 f's
a —T*ipl —T *ip2 —T *ip2 — " fpd
= fpy = fpy == fpy
(1 (2) (3 4
(a)
f1 £2 £3 4 f'e
?’ — — %
——fpl — > fp2 —t—*fp3 —t— fpd
O
< fpy

(k)

Figura 2.27 Distribucion sucesivas de esfuerzos de flexion a medida que se

incrementa la carga desde la de agrietamiento hasta la Gltima.

(a) Viga presforada subreforzada. (b) Viga presforzada sobreforzada
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2.2.12 DISTRIBUCION SUCESIVA DE ESFUERZOS EN EL CONCRETO A
MEDIDA QUE LA VIGA ES SOBRECARGADA.

Con base en que es aplicable la suposicion usual de que las secciones transversales
planas de una viga permanecen planas a medida que al aplicar el momento de flexion,
las deformaciones en el concreto para cualquier nivel de carga varian linealmente

desde cero en el eje neutro hasta un maximo en la cara superior.*®
En la figura puede observarse el comportamiento del hormigon bajo la accion gradual

de las cargas hasta alcanzar la deformacion méaxima de rotura.

Carza

de falta ?

de irfhienma

de agrietanmerto |—— de carza
de s ervici

de descontprersicn

balarreada

rmerk congleta 4

eSO PrOpLD

[ ™

de presfoe=ade

deflexacm &

So | &d &t

RN ——

dpe

Bpi

Figura 2.28 Curva carga deflexion para una viga tipica

donde:

dpe Combadura debida al presfuerzo efectivo

odo

Deflexion debida al peso propio

* Nilson A.  Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado 1968  Pég. 299
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od Deflexion debida a la carga muerta sobrepuesta

ot

Deflexion debida a la carga viva

Aqui se supondra que por simplicidad, que todas las pérdidas ocurren al mismo
tiempo, de tal forma que la deflexion neta al comienzo es dpe- 30 debida a la

combinacion de la fuerza pretensora efectiva Pe y el peso propio Wo.

Cuando se agrega la carga muerta sobrepuesta, la deflexion se incrementa en sentido
positivo hacia abajo, en una cantidad Sd. En este estado, a menudo la deflexion neta

es hacia arriba.

Con la adicion de una parte de la carga viva, se puede alcanzar un estado de carga
balanceada tal que la carga equivalente hacia arriba proviene de presfuerzo es
exactamente igual a las cargas exteriores hacia abajo. El resultado es un esfuerzo de

compresion uniforme en el miembro, tal como se muestra.

Con una posterior adicion de carga viva se alcanza el estado de descompresion, en el

cual el esfuerzo en el concreto en la cara inferior de la viga es cero.

El rango usual de las cargas de servicio cae entre el estado de descompresion y el
estado parcial de agrietamiento, tal como se indica en la figura. El agrietamiento
inicia la respuesta no lineal, aunque por lo general, tanto el concreto como el acero
permanecen dentro del rango elastico hasta bastante mas alld de la carga de

agrietamiento.

Eventualmente, a medida que las cargas siguen incrementando, comenzaré a fluir el
acero o el concreto alcanzara su deformacion de aplastamiento, a lo que se
denominara el estado de sobrecarga cerca de la falla la respuesta de la viga es muy
elastica, tal como se indica. La distribucién del esfuerzo en el concreto en el miembro
agrietado, cuando la falla es inminente, es aproximadamente tal como se muestra en

el ultimo croquis de esfuerzo.
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Centroide

! del conereto

Concreto
wvaciado
en sitio

O.l

| =c
=Cu
(a)
=Cl
——
i 1 y
c | f Vaciado en sitio
_ . = v L
Eie neutro enla 1 {
condiciin de falla ' d =
Precolado
(b) (c)

Figura 2.29 Distribucion de deformaciones y esfuerzos para una seccion compuesta
En una caja de falla. (a) Curvas esfuerzo deformacion
(b) Deformaciones en la falla (c) Esfuerzos en la falla

Sin embargo, las diferencias entre los esfuerzos de compresion en el concreto para
una deformacion dada en los dos materiales producird una discontinuidad en el

esfuerzo en el concreto en la cara de contacto tal como se ilustra en la figura 2.29.

La figura 2.29a muestra las curvas de esfuerzo deformacién tipicas de los conceptos
colado in situ y precolado. La distribucion de las deformaciones en el concreto al
inicio de la falla se representa en la figura 2.29b. Las distribuciones de esfuerzo

deformacion, siendo la curva con esfuerzos mayores aplicables por debajo de la
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superficie de contacto, y la curva de esfuerzo menores aplicables por encima de la

misma.

Como es usual, para las vigas T los célculos deberan basarse en un ancho efectivo del
patin. Asimismo, se pueden emplear las recomendaciones del ACI dadas en la
seccion 2.29 para vigas monoliticas. Cuando se aplique el criterio a secciones tales
como las mostradas en la figura 2.19b 0 2.19c, debera usarse el espesor promedio de

los patines colocado in situ y precolado.

La resistencia ultima a la flexién de determinara tomando base la expresion

aproximada del ACI para los esfuerzo en el acero en la falla.

La relacion del acero es:

P, = Q‘;’ 2.147
donde:
Ap = Areanominal del cable
b = Ancho efectivo
d = Altura del canto ultil

Se hallaréa el esfuerzo en el acero a la falla basandose en las relaciones aproximadas

contenidas en el codigo ACI.

f u
foo="T *{1—0.5,0p * f‘j ] 2.148
donde:
fs = Esfuerzo de falla [Kg/cm?]
fou = Resistencia del acero pretensado [Kg/lcm?]
fc = Resistencia de compresion del concreto de la losa [Kg/cm?]
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r * fPU

f . =+60klibra/ pulg? 2.150

adopto el valor p
El esfuerzo de falla no debe sobrepasar el esfuerzo de fluencia fpy

fps < fpy

El espesor del patin colocado in situ debe ser mayor que el correspondiente al criterio
del cédigo ACI.

f
1.4*dc*p, * ff’s 2.151
C

Lo cual indica que el eje neutro caerd en el patin colocado in situ. En consecuencia:

Ap"‘fpS

a=_ =P 2.152
0.85* f'_*b

La resistencia nominal es:

Mn=Ap*f *[dc —2] 2.153

La resistencia de disefio es:

“Mn=0.9* Mn 2.154
Mu = 1.4* (Mo + Mdp + Mdc) + 1.7 * M, 2155
Mu < @Mn

2.2.13. Ventajas del hormigon pretensado

El hormigén pretensado se puede considerar un nuevo material; su diferencia con el
hormigon armado es que en éste la armadura es pasiva, es decir, entra en carga
cuando las acciones exteriores actlan sobre la estructura; en el pretensado, en

cambio, la armadura es activa, es decir se tesa previamente a la actuacion de las
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cargas que va a recibir la estructura (peso propio, carga muerta y cargas de trafico),
comprimiendo el hormigon, de forma que nunca tenga tracciones o que éstas tengan
un valor reducido. La estructura se pone en tension previamente a la actuacion de las
cargas que van a gravitar sobre ella, y de ahi su nombre de hormigon pretensado. En
definitiva, es adelantarse a las acciones que van a actuar sobre la estructura con unas
contra-acciones que es el momento en que se tesan las armaduras; se pueden tesar
antes de hormigonar la pieza, es decir, pretesarlas, o se les puede dar carga después

de hormigonada la pieza, es decir, postesarlas.

Con el hormigon pretensado se evita la fisuracion que se produce en el hormigon
armado y por ello, se pueden utilizar aceros de mayor resistencia, inadmisibles en el

hormigon armado porque se produciria una fisuracion excesiva.

El hormigon pretensado no ha hecho desaparecer el hormigdn armado; cada uno tiene
su campo de aplicacién. Al iniciarse el hormigdn pretensado se trat6 de sustituir toda
la armadura pasiva por activa; por ello los primeros puentes se pretensaban
longitudinal y transversalmente. Pero pronto cada material encontré su sitio; la
armadura activa se debe emplear para resistir los esfuerzos principales y la pasiva los
secundarios. Incluso puentes losa con luces de hasta 20 m se pueden hacer
exclusivamente con armadura pasiva, aunque hay que tener en cuenta la fisuracion,

porgue muchas veces, aun siendo admisible, es excesivamente visible.

2.3. HORMIGON ARMADO
2.3.1. ACERO PARA HORMIGON

Requisitos Generales.- Las barras de armadura, el alambre conformado, el
alambre estirado en frio, las mallas soldadas de alambre liso y las mallas soldadas de
alambre conformado deberan satisfacer los requisitos para materiales especificados en
la norma AASHTO

Las armaduras deberan ser conformadas, excepto que para espirales, estribos
cerrados y mallas de alambre se podran utilizar barras lisas o alambre liso.
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La tension de fluencia nominal deberd ser la minima especificada para el
grado de acero seleccionado, excepto que para propoésitos de disefio no se deberan
utilizar tensiones de fluencia superiores a 520 MPa. La tension de fluencia o grado de

las barras o alambres se deberan indicar en la documentacion técnica.

2.4.2. CARACTERISTICAS DEL HORMIGON
Hormigon Normal y Estructural de Baja Densidad
2.4.2.1 Resistencia a la Compresion

La documentacion técnica deberd indicar la resistencia a la compresion
especificada, f'c, o la clase de hormigon para cada componente. Solo se deberan
utilizar hormigones con resistencias de disefio mayores que 70 MPa si algun articulo
especifico asi lo permite o si se realizan ensayos fisicos para establecer las relaciones
entre la resistencia del hormigén y las demas propiedades. No se deberian utilizar
hormigones con resistencias especificadas menores que 16 MPa en aplicaciones

estructurales.

La resistencia a la compresion especificada para el hormigdn y los tableros
pretensados no debera ser menor que 28 MPa.

Para los hormigones estructurales de baja densidad la documentacion técnica
deberéa especificar la densidad secada en aire, la resistencia y cualquier otra propiedad

requerida para la aplicacion.

La resistencia del hormigon utilizado en obra se deberia evaluar en base a
probetas cilindricas producidas, ensayadas y evaluadas de acuerdo con la norma
AASHTO.

Es habitual que la resistencia especificada se logre 28 dias después de la
colocacion del hormigon. Para el disefio se pueden asumir otras edades, y también se
pueden especificar otras edades para componentes que recibiran cargas a una edad

considerablemente diferente a los 28 dias.
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Se recomienda que cuando resulte apropiado se utilicen las clases de
hormigon indicadas en la Tabla C1 y las correspondientes resistencias especificadas.
Las clases de hormigon indicadas en la Tabla C1 fueron desarrolladas para uso

general, y estan incluidas en la norma AASHTO

Tabla C1.
unr::::lll::du Mixima relacion | Rango de n:_unlcnidc) de AZE:LI;(U:I‘;\:T;L:: ;‘#G"D RL‘H:i.HI:L‘.I.'H.'i.;J a l;J_
camanto AuA-cemento aire 448) compresion a 28 dias
ch}:nl::;n kg/m® kg por kg a;, Tamario ;thl: :':::;u cuadradas MPa
A L 49 152475 I8
A(AE) 362 45 60+ 1.3 252475 28
B 307 .58 Sl als 17
B{AE) 307 0,55 5015 252475 17
C 390 49 12,5475 28
C{AE) 390 43 TO+1,3 12,5475 28
P 334 4% Segon se espeaifica en 252475 Segin s¢ espeafica en
P{HPC} olras seeciones & olras Secciones
1922 4,75
5 390 0,58 252475
Baja densidad 334 Segun se especifica en la documentacion wienica

La intencion es que estas clases de hormigon se utilicen de la siguiente

manera:

* El hormigon de Clase A generalmente se utiliza para todos los elementos de
las estructuras, excepto cuando otra clase de hormigon resulta mas adecuada, y

especificamente para hormigon expuesto al agua salada.

* El hormigon Clase B se utiliza en zapatas, pedestales, fustes de pilotes
macizos y muros de gravedad.

* El hormigon Clase P se utiliza cuando se requieren resistencias superiores a
28 MPa. En el caso del hormigdn pretensado se deberia considerar limitar el tamafio
nominal de los agregados a 20 mm.
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PROYECTO  "ESTUDIO DE UN PUENTE PRETENSADO REALIZANDO LA VARIACION
DEL NUMERO DE TRAMOS Y PILAS APLICACION PUENTE CAMACHO”

1.- CARGAS EN LA SUPERESTRUCTURA

Camién Tipo: HS-20-44 P(eje)= 7260,00 Kg
Longitud de viga principal : 30,40 m
Ancho de calzada: 7,30 m
Ancho de acera: 1,18 m
Separacion entre vigas longitudinales: 2,70 m
Separacion entre postes 2,00 m
Numero de vias : 2,00
Numero de vigas longitudinales/tramo 3,00
NuUmero de pasamanos 2,00
Nudmero de tramos 1,00
Numero de Pilas: 0,00
fraccion de carga asumida: fe =fi
fi= 0,596 *S = 1,61
AJ2 3,65
CARGAS 5,40

| s*fe=s+a-06+s+a-0.6-1.8
I fe=(2*(s+a)-3.0)/s

Il 7.30=2*s+2%*a
Il a=(7.30-2%*s)/2
I a=3.65-5s

llenl fe=(2*(s+3.65-s)-3.00)/s
fe =( 2s+7.30-2s5-3.00)/s
fe=(4.30)/s

Seglin norma fi=0.596*s entonces fi =fe
(0.596 *s) =(4.30/s)

0.596s"2=4.30
0.596s"2 -4.30=0

0,596 SA2- 4,30 =0
x1= 2,69] s adop = 2,70 m
X2= -2,69] a adop = 0,95 m
Fcl= 1,61|CORREGIR FRACCION CON NOTA 1
Fc2 = 1,59
Fcadop = 1,61
PASAMANOS Y BARANDAS

hxbxb: 1,00 0,15 0,15



Lxbxb: 2,00 0,12 0,12
1,18 2,43 2,43 2,43 1,18
1 | 1 I 1
| 1 l 1 |
| I |
| I |
a S L a
0,95 2,70 2,70 0,95
MATERIALES.-
Peso especifico del hormigdn y= 2500,00 Kg/m3

Resistencia caracteristica del hormigon
ala compresion alos 28 dias

Hormigdn tipo A f'c=
Hormigén tipo P f'c=
Acero estructural fy =
P51150,00 0,02
l 116 . 095 '
0,15
0,32

1,05 J

1,64

0,98 020 0,95 I

2.- DISENO DE LA LOSA O TABLERO

CARGAS PERMANENTES SOBRE LA LOSA EN VOLADIZO

Acera P1= 367,50
Bordillo P2= 235,00
Losa P3= 475,00
Capa de rodadura P4 = 47,50
Postes y barandados P5= 150,00

Momento por carga muerta:

Kg/m
Kg/m
Kg/m
Kg/m
Kg/m

210,00 Kg/cm?2
350,00 Kg/cm2
4200,00 Kg/cm?2

Mcm
Mcm

0,25
0,02 =

24,525

0,20

3,74617737 Kn/m
2,39551478 Kn/m
4,84199796 Kn/m

0,4841998 Kn/m
1,52905199 Kn/m

1417,14 Kg.m
14,4458461 kn-m
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3.- CARGAS NO PERMANENTES SOBRE LA LOSA EN VOLADIZO
P1 0,02
116

0,95 !
i P2
N P3

0,25
0,02 =—

0,20

c 0,98 > ,30 0,65
0,2 P=  7260,00 Kg.
X = 0,65 m
E=0.80X+1.14 E= 1,66 m
= 0,22
P1= 150,00 Kg/m
P2= 750,00 Kg/m
P3= P/E= 4373,49 Kg/m
Momento por carga viva Mcv = 3439,77 Kg.m
Momento por carga viva mas impacto Mcv+l = 686,46 Kg.m
Momento Gltimo de disefio Mu = 10800,33 Kg.m

Mu = 110,095063 Kn.m
Cuantia balanceada
pb=0.85P1 (f'c/ fy) [6000/ (6000 + fy)j
Donde :
pl= 0,85 para f'c < 280 Kg/cm2 pb= 0,02125
Cuantia mecanica

Para controlar deformaciones pmax= 0.50 pb= 0,01063

Cuantia mecanica:
w = pmax(fy / f'c) w= 0,2125

Altura efectiva del tablero :

0,5
d=[Mu/(¢fcbw(1-0.59w))]
Donde :

o= factor de reduccién por flexién 0,90

b = ancho de losa para el calculo 1,00 m
d= 17,53 cm

= recubrimiento 2,50 cm
h= Altura total de lalosa = d+r= 20,03 cm

Adoptar altura de losa = h = 20,00 cm
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Acero de refuerzo principal :
p=As/ (bd)=w (f'c/fy)

0=0.59w”"2-w + 0,1424
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w(1-0.59w)=Mu/(¢f'cbdd)

w=  0,156890

As = 13,73 cm2
Acero de distribucion :
Tomar: D =1.22/(Lc)*0.50 pero no mayora: 0,67
Lc= 2,70 m D= 0,74
AD= 9,20 cm2
3.- LOSA ENTRE VIGAS CARGA PERMANENTE
1,18 2,43 2,43 2,43 1,18
— l : : —
| | I I |
| | |
a 2 S& N 2 a
0,95 2,70~ 2,70 0,95

Peso propio losa:
Capa de rodadura:
Carga permanente uniforme :

totales

Peso propio losa:

Capa de rodadura:

Carga permanente uniforme :

500,00 Kg/m2
100,00 Kg/m?2
600,00 Kg/m2

110960,00 kg
22192,00 kg
133152,00 kg
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4.-Vigalongitudinal
Carga permanentes

Hormigén armado 2500,00 Kg/m3

Tablero 1485,00 Kg/m
Espesor tablero + capa de rodadura 0,22 m

Separacién entre ejes de vigas 2,70 m

Postes més pasamanos 66,75 Kg/m
peso propio postes y pasamanos 200,25 Kg

separacién entre postes 2,00 m

numero de vigas longitudinales 3,00

Acerasy bordillos 401,67 Kg/m
Espesor de la acera 0,15 m

ancho de acera 0,98 m

altura del bordillo 0,47 m

ancho del bordillo 0,20 m

Carga permanente etapa inicial 1485 Kg/m
Sobre carga permanente etapa de servicio 468,42 Kg/m

Peso propio de los diafragmas

0,88 0,88

0,20 i

0,08
0,12

1,35 0,18 diafragma 1,90
eneltramo I

enelapoyo

0,15

0,20




Area de diafragma entre apoyos (diafragma interior Ai =
Area de diafragma sobre apoyos (diafragma exteriol Ae =
Espesor de los diafragmas b=
Peso diafragma interior Pi =
Peso diafragma exterior Pe =
h = altura de viga: 190,00 cm
bw =ipesor del alma: 18,00 cm
N CION (base x altura) N° de pzas.
1-R 35,00 8,00 2,00
2-R 18,00 190,00 1,00
3-R 23,00 20,00 2,00
4-T 23,00 15,00 2,00
5-T 35,00 12,00 2,00
Area-1-
1-R 64,00 190,00 1,00
2-R 12,00 8,00 2,00
3-T 12,00 4,11 2,00
Area-2-
Peso de la viga ( medio tramo) gm =
ganeto=

Peso de la viga (apoyo)

qa=

7,62 m2

6,32 m2

0,20 m
1269,33 Kg

1053,13 Kg

560,00
3420,00
920,00
345,00
420,00
5665,00 cm2

12160,00

192,00

49,37
12401,37 cm?2

1416,25 Kg/m
3100,34286 Kg/m
1684,09 Kg/m
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CALCULO Y DISENO DE DIAFRAGMAS (Segun la Teoria de CURBOUN)
Vi=R[(1+(6&(N+1-2i)/(L(n*n-1))]/n
Donde:
Vi= Reaccién elasticaen el apoyoi (1,2,3)
R= Cargaconcentrada o unitaria que recorre el vano 1
L= Longitud del tramo (Separacion entre vigas longitudinal 2,7
n= NuUmero de apoyos eldsticos 2
i= Numero de apoyo analizado
€ = Brazode lacargaRal eje de referencia 1

€ =-1,35 .0 |1,35 0,4167

L.l Vi1 lo5 0
L.1.V20 10,5 1
|
ze+d d= 0,9
= 0 I
x=e+d X = 0,9
|
1,35 < & < 0,9 MX = 0,135 + 0,1
09 < ¢ < 1,35 MX = 1,215 - 0,9
R R Momentos unitarios
0,9 0,9 0,45 Mmin 0,0683
0,45 18 0,45 [ 135 Mmedo0,205 |
() ] ¥ 2,25 Mmax 0,3417
. [ Mcovkgm) 041 R |
. P= 7260 kg
0 Ptotal = 16335 kg
g =09 -
R1 = 0,1667 ' [vo= 13613 kg
R2 = 0,8333 Vi= 27225 kg
N° TRAMOS = 3 Mcv= 041 X R
MX 0,2183 Mcv= 041  x 13613
MX 0,465 Mcv= 5581,1 kg.m

Impacto 0,22
Mmax 0,3417 Mcwv+i = 6809 kg.m



CARGAS PERMANENTES EN VIGAS TRANSVERSALES (diafragmas)
Peso especifico del Ho 2400 kg/m3

Espesor de losa 0,2
b (diafragma) 0,2
h (diafragma) 1,71
distan entre Diafrag 10

peso de la vigatkg/m) = 820,8
Peso de la losa (kg/m) = 4800

Total (kg/m) = 5620,8 kg/m
Momentos de Carga viva en Kg/m

Mcv +i :8303,6 kg/m

Mu = 25334 kg/m

CALCULO DE ARMADURAS

Armadura Positiva MOMENTO ULTIMO DE DISENO
Momento de disefio en tramos (+) MU = 1,3(Mcm+1,67 Mcv+i)
Tramo R1-R2 MU = 20774 kg.m

Mcm (kg.m) 4609,1
Mcw+i(kg.m) 6809

10102 6809
Determinacion de la altura efectiva:
fy 420 Mpa 4200 Kg/cm2
fck 21 Mpa 210 Kg/cm2
Rho max 0,0106
cuantia Mecanic w = (Rho max)(fy/fck) w= 0,2125

DISENO DEL DIAFRAGMA:

La funcion de los diafragmas es la de estabilizar las vigas laterales, normalmente

se las disefia para soportar su propio peso.

i 1

A

Longitud del tramo L= 30,40 m
Espaciamiento entre diagragmas eq= 10,13 m
Altura de diafragma h= 1,71 m
Numero de diafragmas en el tramo #D= 4

Ancho de diafragma b= 0,20 m
Espaciamiento entre vigas S= 2,7m

Peso especifico del hormigon ¥ Hopo = 25 KN/m3
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D.1 MOMENTOS Y CORTANTES MAXIMOS
J g= 8,55 KN/m

a
2,7
13612,5 kg Vmax= 133,5 KN
kg.m Mmax+= 0 KN/m
25334,20988 kg.m Mmax-= 248,5 KN/m

D.2 ARMADURA PARA MOMENTO POSITIVO Y NEGATIVO
Generalmente en los estribos se coloca solo la armadura minima, dado que el
momento maximo es el negativo se comprobara si la Amin es suficiente para
resistir este momento.

Momento ultimo Mu= 1.25*DC= 310,7 KN/m
Calculo de armadura
Momento Gltimo: M, = 310,6607486
My = 3166776,234
Resistencia Caracteristica del H°: fc = 210
Resistencia Caracteristica del Acero: fy = 4200
Recubrimiento lateral: =4 A
Recubrimiento para el canto: r=4 A
Ancho de la seccion: = 20
d =h-r - ( ¢—j
2
Altura h= 171
Diametro de las barra de acero adoptad cm p=1
Recubrimiento minimo r=4
d= 166,5

a=d*1—- [1—-2.6144 *— M., >
f'c*b*d

|  a= 6,028796373 |

0,85 * f c*xa*b
Ag =
fy
[ As= 5124476917 |
° Armadura minima:
ASmin = pmin *b*h
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Donde:
Ancho de la seccion b= 20
Espesor de la seccion h= 171
Cuantia minima: rmin = 0,0033 *

La norma indica que para elementos estructurales , con acero de
4200 la cuantia minima es: rr 0,0033

[ Asmin= 11,286 >  As= 5124476917 |
Numero de Hierros:
# H ierrOS= 4 > Asnecesario
2
T*g Donde:
AS e = 11,29
p=1
# Hierros = 14,37 Diametro del hierro
| # Hierros adop.= 15 |
Entonces el nuevo Area de hierros sera:
> 2
As =# Hierros*= "% ¢
4
| As= 11,78097245 |
Finalmente se recomienda usar Hierros de:
15 ¢ 10
[ " Necesitamos 15 barras de diametro 10

D.3 ARMADURA DE CORTE
Cortante ultimo Vu=1.25*DC= 166,9 KN

Armadura a corte

Vy = 166,9232813
fic= 210
fy = 4200

d= 166,5
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b= 20
Lc= 54
r= 4
= 10
° Resistencia del Concreto al Cortante (V¢):
V. =0.53*,/f_ V= 7,680429675

° Cortante nominal Unitario (V y):

L] — VU
Vie = s> b>d 17015,625
Cortante de calculo Vu= 166,9232813
Altura atil del bordillo d= 166,5
Coeficiente de seguridad para cortante = 0,85
Ancho que soporta el corte b= 20 cm
Remplazando la formula se obtiene:
V'y = 6,011526232
no necesita estribos
V'y = 6,012 < V= 7,68 0
Armadura minima del acero:
@=10 adoptado
*D.2 0,785 cm
A¢ = T =
La ecuacion de la armadura minima es:
3,50 *bw*S
'A\/ min = fy "
Despejando S:
Ap™ f
Smax = APy _ 47,12 CM %47
3.5*bw
NuUmero de estribos:
) Lc —2*r.
# estribos =
S + ¢

# estribos = 11,08
Se debe colocar armadura minima
12,08 @ 10 CADA 46

" Necesitamos 12,08 estribos de diametro 10
colocados cada 46
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5.- ANALISIS DE CARGAS EN LA SUPERESTRUCTURA
Al.- Peso propio de la viga (viga simple)

ga = 1684,09 ga = 1684,09
E— am = 1416,25 E—
VAN AN
| 30,40 |
x =10,00 2,33 7,60 15,20 22,80 T
Ra =%25450,94 Rb = 25450,94
MOMENTOS
X[m] 0,00 2,33 7,60 15,20 22,80
M [Kg.m] 000 5088496 12727529 16817659 12727529
CORTANTES
X [ 0,00 2,33 7,60 15,20 22,80
QM) [Kg] 25450,94  18227,14  10763,50 0,00  -10763,50

B2.- Tablero mas diafragmas (vigasimple)

10,13 10,13 10,13
Pe = 1053,13 Pi=1269,33 Pi=1269,33 1053,13
gm = 1485,00
AN /\
| 30.40 |
X =,0,00 2,33 7,60 15,20 22,80 1
Ra = 24894,47 Rb = 24894,47
MOMENTOS
X [m] 0,00 2,33 7,60 15,20 22,80
M) [Kg.m] 0,00 5151935 138307,33  184409,78  138307,33
CORTANTES
X [m] 0,00 2,33 7,60 15,20 22,80

QMIKg] 23841,33  20381,28 1255533 0,00  -12555,33



C3.- Acera mas bordillos

(viga compuesta)
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gm = 468,42
30,40
X =“0,00 2,33 7,60 15,20 22,80 A
Ra =%7119,93 Rb = 7119,93

MOMENTOS

X [m] 0,00 2,33 7,60 15,20 22,80
M(¥) [Kg.m] 0,00 15317,95 40583,62 54111,49 40583,62
CORTANTES

X [m] 0,00 2,33 7,60 15,20 22,80
Q9 [Ka] 7119,93 6028,52 3559,97 0,00 -3559,97

D4.- Carga viva

(viga compuesta)

P = 7260,00 Kg

FC:Factor de Carga: 1,61 Impacto: 0,22
0,72 e!
| 10,18 4,30 13,58 11,62 |
I
| P P 0.25P |
\ 4 A 4 I v
| I |
VAN ; A
L | 30,40 | |
0,000 33 [ 7,60 15,20 [ 22,80 1
Ra 219324,56 Rb = 7010,44
MOMENTOS
X [m] 0,00 2,33 7,60 15,20 22,80
MLL [Kg.m] 0,00 21726,23  70866,68  100060,95 53279,33
FC*MLL(Y) 0,00 34961,85 114038,65  161018,08 85737,09

FC*M(LL+)(X) 0,00

42628,92  139047,13

196329,06  104539,08
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4,30 4,30 6,60 | 15,20 |
N I
|
P P 0.25P ;
v \ 4 \ 4 !
I |
; AN
| | 30,40 | |
0,00 2,33 [ 7,60 15,20 [ 22,80 T
Ra =114794,64 Rb = 1540,36
CORTANTES
X [m] 0,00 2,33 7,60 15,20 22,80
QLL [Kg] 14794,64 7534,64 274,64 -1540,36 -1540,36
FC*QLL(Y) 23807,53  12124,74 441,95 -2478,75 -2478,75
FC*Q(LL+)(X) 29028,48  14783,67 538,87 -3022,34 -3022,34
RESUMEN
MOMENTOS [Kg.m]
X =[[m] 0,00 0,85 2,33 7,60 15,20
1.-|Peso propio de la viga 0,00  20513,30 50884,96] 127275,29] 168176,59
2.-|Tablero méas diafragmas 0,00 19728,68 51519,35] 138307,33]  184409,78
3.-|Acera mas bordillos 0,00 5882,73 15317,95 40583,62 54111,49
4.-|(Carga viva+Impacto)FC 0,00 7925,88 42628,92] 139047,13]  196329,06
CORTANTES [Kg]
X =[[m] 0,00 0,85 2,33 7,60 15,20
1.-|Peso propio de la viga 25450,94|  22815,64 18227,14 10763,50 0,00
2.-| Tablero méas diafragmas 23841,33| 22579,08 20381,28 12555,33 0,00
3.-|Acera mas bordillos 7119,93 6721,78 6028,52 3559,97 0,00
4.-|(Carga viva+Impacto)FC 29028,48|  14783,67 14783,67 538,87 -3022,34
Rmaxima/viga sobre apoyc  85440,68 Kg



6.- PROPIEDADES GEOMETRICAS VIGA POSTENSADA

SECCION NETA
6.- Propiedades Geométricas de la seccion
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88,0 h = Altura de viga: 190,00 cm
bw = espesor del alma: 18,00 cm
1 8,0 Ne SECCION (base x altura) N° de secciones
T—s_ 12,0 1 88,00 8,00 1,00
35,Q 2 18,00 162,00 1,00
3 64,00 20,00 1,00
4 23,00 15,00 2,00
190,0 8,0 5 35,00 12,00 2,00
2
Yi= 92,08 cm
& Ys = 97,92 cm
Ig = 26149832,66 cm4
1 A 15,0 ws = 267058,71 cm3
wi = 283983,94 cm3
.................. 3 20’0 ks = -50,13 cm
64,0 ki = 47,14 cm
N AREA di Ai x 8i Ai x 8i x i li (IX)i
1 704,00 186,00( 130944,00| 24355584,00 3754,67| 24359338,67
2 2916,00 101,00 294516,00| 29746116,00 6377292,001 36123408,00
3 1280,00 10,00 12800,00 128000,00 42666,67 170666,67
4 345,00 25,00 8625,00 215625,00 4312,50 219937,50
5 420,00 178,00 74760,00| 13307280,00 3360,00| 13310640,00
5665,00 521645,00 74183990,83

Seccion Compuesta

209,14

ancho efectivo: be [cm]

bv =
S =
hf =
Lc =

88
270
20
3040

be = bv+ 12 hf =

be =

S =

be=0.25*Lc =

Se adopta:

328,00

270,00

760,00

270,00
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SECCION HUECA
D= 0,07000 m
Ne A Yi A *Yi | d A*dnh2
[m2] [m] [m4] [m] [m4]
1 0,56650 0,921 0,5216 0,261498 -0,02 0,000230
2 -0,00385 0,080 -0,0003 -0,000001 0,86 -0,002853
3 -0,00385 0,160 -0,0006 -0,000001 0,78 -0,002347
4 -0,00385 0,240 -0,0009 -0,000001 0,70 -0,001891
5 -0,00385 0,320 -0,0012 -0,000001 0,62 -0,001484
6 0,00000 0,400 0,0000 0,000000 0,54 0,000000
7 0,00000 0,480 0,0000 0,000000 0,46 0,000000
0,551 0,5186
| + A*d"2
1 0,100 Yi= 0,941 m
10,180 Ys= 0,959 m 0,261728
1 0,260 = 0,2531 m4 -0,002854
10,340 Wi = 0,269 m3 -0,002348
0 0,420 Ws = 0,264 m3 -0,001892
0 0,500 Area = 0,551 m2 -0,001485
0,000000
SECCION HOMOGENIZADA 0,000000
0,2531489
D= 0,070 m
Pe H2 = 23,54 Kn/m3
149,96 Ib/pie3
fc= 35,00 Mpa
5094,61 |b/pulg2
EH2= 4325541,55 |b/pulg2
29716,47 Mpa
EA2= 201290,00 Mpa
N=EA°/EH° = 6,77
A° 12T 1/2= 0,001184 m2
A° eq = 0,00802 m2
Deq= 0,10105 m
Ne A Yi A*Yi | d A*dnr2
[m2] [m] [m4] [m] [m4]
1 0,55111 0,941 0,5186 0,253149 -0,04 0,000916
2 0,00802 0,080 0,0006 0,0000051 0,82 0,005395
3 0,00802 0,160 0,0013 0,0000051 0,74 0,004394
4 0,00802 0,240 0,0019 0,0000051 0,66 0,003496
5 0,00802 0,320 0,0026 0,0000051 0,58 0,002700
6 0,00000 0,400 0,0000 0,0000051 0,50 0,000000
7 0,00000 0,480 0,0000 0,0000051 0,42 0,000000
0,583 0,5250




I + A*d"2
0,0058905 Yi= 0,9002 m
1 0,100 Ys= 1,000 m 0,254064
1 0,180 = 0,270 m4 0,005400|
1 0,260 Wi = 0,300 m3 0,004399
1 0,340 Ws = 0,270 m3 0,003501
0 0,420 Area= 0,583 m2 0,002705
0 0,500 Ks= 0,514 m 0,000005
N2 huecos recubrim Ki= 0,463 m 0,000005
4 18
SECCION HOMOGENIZADA Y COMPUESTA 0,270080
DATOS
LUZ DEL T= 36,50 m
1 ANCHO UTIL 9,125 m
2 SEP.E VIG 2,70 m
bt+16*t 3,38 m
n=H21/H35= 0,774596669
H= 0,20 m
B= 2,70 m
Bt = 2,09 m
Ne A Yi A*Yi | d A*dn2
[m2] [m] [m4] [m] [m4]
1 0,58319 0,900 0,5250 0,270080 0,46 0,123056
2 0,41828 2,000 0,8366 0,001394 0,64 0,171569
1,001 1,3615
Yi= 1,360 m Clsup= 0,741 |+ A*d"2
Ys= 0,740 m C2= 0,54
= 0,56610 m4 C3= 0,54 0,393136
Wi = 0,416 m3 C4 inf= 1,36 0,172964
Ws = 0,765 m3 0,566099
Area= 1,001 m2 Wi= 0,7645
Ks= 0,416 m W2= 1,0475
Ki= 0,763 m W3= 1,0475
W4= 0,4164




CALCULO DE PROPIEDADES GEOMETRICAS VIGA POSTENSADA

RESUMEN Pe He = 23,54 Kn/m3
149,96 Ib/pie3
fc= 21,00 Mpa
3056,77 Ib/pulg2
EH2=  3350550,08 |b/pulg2
23018,28 Mpa
Pe He = 23,54 Kn/m3
149,96 Ib/pie3
fc= 35,00 Mpa
5094,61 |b/pulg2
EH2= 432554155 |b/pulg2
29716,47 Mpa
PROPIEDADY PREFAB. PREFAB. PREFAB. COMPUESTA
UNIDAD LLENA HUECA HOMOGEN. HOMOGEN.
H= m 1,9 1,9 1,9 2,10
Yi= m 0,921 0,940955245 0,900196453 | 1,359550126
Ys= m 0,979 0,959044755 0,999803547 { 0,740449874
| = m4 0,261 0,253148935 0,270079937 { 0,566099245
Wi = m3 0,284 0,269033981 0,300023329 { 0,416387181
Ws = m3 0,267 0,26395946 | 0,270133005 | 0,76453419
Area= m2 0,567 0,55110616 | 0,583186331 | 1,001468532
Ws'= m3
r= m 0,679414013 {0,677751395; 0,680522508 | 0,75184382
ki = m 0,501295568 |0,488170883| 0,514455353 0,4157766
ks = m -0,47141873 | -0,478963 |-0,463201881| -0,763413094
eficiencia
PROPIEDADY PREFAB. PREFAB. PREFAB. COMPUESTA
UNIDAD LLENA HUECA HOMOGEN. HOMOGEN.
H= cm 190,00 190,00 190,00 190,00
Yi= cm 92,08 94,10 90,02 135,96
Ys= cm 97,92 95,90 99,98 74,04
I = cm4 26149832,66 |25314893,55! 27007993,69 | 56609924,49
Wi = cm3 283983,94 269033,98 | 300023,33 416387,18
Ws = cm3 267058,71 263959,46 | 270133,01 764534,19
Area= cm2 5665,00 5511,06 5831,86 10014,69
Ws' = cm3
r= cm 67,94 67,78 68,05 75,18
ki = cm 50,13 48,82 51,45 41,58
ks = cm -47,14 -47,90 -46,32 -76,34
eficiencia
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La seccion transformada de la losa o tablero:

Nc : Relacién de moédulos de elasticidad

Ecl / Ecv
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Ecl : modulo de elasticidad del tablero
Ecv: mddulo de elasticidad - viga postesada
22
nc = [fc(losa)/fc(viga)]
[ fc(losa) = 210 fc(viga) = 350 | Nne = 0,775
br=nc*be= 209,14 cm
Centro de gravedad de la seccion compuesta:
Area [cm2] Y AxY
Tablero : bt x he= 4182,82 180,00 752907,96
Viga : 5665,00 92,08 521645,00
| 9847,82] | 1274552,96]
Distancia al centro de gravedad de la seccién compuesta: Yeq = 129,42 cm
Seccién AREA & = (Yi -Yeg) Ai x &i Ai x &i x &i li leg
Tablero 4182,82 70,58 295203,26 20834012,02 139427,40 20973439,42
Viga 5665,00 37,34 211546,82 7899745,19 26149832,66 34049577,85
Total 9847,82 506750,08 55023017,27
Isc = 55023017,27 cm4 Asc = 9847,82 cm2
Yic = 129,42 cm Ysc = 60,58 cm
Wic = 425134,85 cm3 Wsc = 908343,18 cm3
Resumen de las propiedades geométricas
Viga | (simple) Viga | (compuesta)
Ac = 5665,00 cm2 Acc = 9847,82 cm2
Ys = 97,92 cm Ysc = 60,58 cm
Yi= 92,08 cm Yic = 129,42 cm
h = 190,00 cm hc = 210,00 cm
Ig = 26149832,66 cm4 lgc = 55023017,27 cm4
ws = 267058,71 cm3 WSC = 908343,18 cm3
wi = 283983,94 cm3 wic = 425134,85 cm3
ks = -50,13 cm w'sc = 779637,35 cm3
ki = 47,14 cm hf = 20,00 cm
bv= 88,00 cm be = 270,00 cm
bw = 18,00 cm btr = 209,14 cm

7.- FUERZA DE PRETENSADO
(nimero de tendones requeridos, basado en los esf. admisibles y cargas de senicio)

Esfuerzo de compresion del hormigdn en el tablero
Esfuerzo de compresion del hormigdn (etapa inicial)
Esfuerzo de compresion del hormigdn (etapa de servicic

f'c
fci =
fc =

210,00 Kg/lem2
280,00 Kg/lcm2
350,00 Kg/cm2
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Esfuerzos admisibles.-

Etapa inicial:
Compresion oci = 0,55 x fci = 154,00 Kg/lcm2
Tension ot = -1,60 x raiz(fci) = -26,77 Kg/lcm2
Etapa de servicio:
Compresion Gcs = 0,40 x fc = 140,00 Kg/lcm2
viga
Tensién ots = -1,60 x raiz(fc) = -29,93 Kg/lcm2
tablero
Compresion Gcs = 0,40 x fc = 84,00 Kg/lcm2
Esfuerzos de disefio en el centro de la viga
seccion tipo/carga Momento wi ws Gi = Cs =
[Kg.cm] [em3] [em3] [Kg/lem2] [Kg/lem2]
simple peso p. viga | 16817658,59| 283983,94 267058,71 -59,22 62,97
simple losa + diafr. 18440977,78| 283983,94 267058,71 -64,94 69,05
compuesta | acera + bor 5411149,33| 425134,85 908343,18 -12,73 5,96
compuesta | carga viva 19632906,34| 425134,85 908343,18 -46,18 21,61
TOTAL: -183,07 159,60
tensidn compresién
Fuerza total de pretensado
recubrimient fec = 10 cm
excentricidad en =Yi - rec = 82,08 cm eNn = o= 82,08
1/A+enwi = 0,000176523 + 0,000289038 = 0,00046556
F= ot / ( VA+enlwi) = 328920,65 Kg
Numero de cables:
Asumiendo el 15% de pérdidas en la fuerza de pretensado n = 85%
Fuerza de pretensado por cable: Fpc
Diametro de un toron 12 mm
N° de torones 12
Area de un toron 0,987 cm2
Esfuerzo minimo del cable en tension (0.80 fpu) 18600 Kg/cm2
Fpc = N°t* (At * 0.70 * fou) * n Fpc = 131077,55 Kg
NUmero de cables: N°% = F / Fpc N = 2,51 cables
[ Adoptar 3 cables de 12 torones ¢ 1/2 - G270
Fuerza inicial de pretensai Fi=F/n Fi= 386965,48 Kg
Esfuerzo de tension por cable en la etapa inicial : 13020,00 Kg/lcm2

8.- VERIFICACION DE LOS ESFUERZOS EN EL CENTRO DE LA VIGA
Momentos flectores maximos
Seccion Simple
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Peso propio : Mc = 16817658,59 Kg cm
Peso propio més losa : Mc + Msc = 35258636,36 Kg cm
Seccion compuesta
Sobre carga : Msp + MLL = 25044055,67 Kg cm
Ecuaciones de condicion
1).- (Fi ! Ac)[1 - eo/ki] + Malws > o 12,35 > -26,77
.- (Fi/ Ac)[1 - eo/ks] - Ma/wi < o 120,94 < 154,00
) .- (nFi/ Ac)[1 - eo/ki] + (Ma + Msc) / ws + (Msp +MiL)/ Wsc < oos
121,11 < 140,00
V) .- (NFi/ Ac)[1 - eo/ks] - (MG + Msc) / wi-(Msp +MLL)/ wic > i
-29,93 > -29,93

9.- DISENO A LA FLEXION (ESTADOS LIMITES ULTIMOS)

Usando el grupo | de la Combinacion de carga (AASHTO 3.22); el momento Ultimo sera:
Mu = 1.3(Mp + 1.67*ML)

Materiales .-

Hormigon prefabricado : Peso normal

Resistencia a la compresién del hormigén fc = 350,00 Kglcm2
Resistencia a la compresién del hormigén - etapa inicial fei = 224,00 Kg/cm?2
Hormigén vaciado en sitio:  Peso normal

Resistencia a la compresion del hormigén foc = 210,00 Kg/lcm2
Acero de pretensado :

Diametro del torén o= 12,00 mm
Area efectiva A*s = 0,987

Nimero de torones por cable Ne 12

Numero de cables # cables 3

Resistencia a la tensién del acero de pretensado fou=fs 23250,00 Kg/lcm2
Modulo de elasticidad del acero pretensado Eps = 2,01E+06 Kglem2
Acero de refuerzo

Mbdulo de elasticidad del acero de refuerzo Es = 2,00E+06 Kg/lcm2
Resistencia a la tensién del acero fy= 4200,00 Kg/cm?2

Momento por carga muerta

peso propio viga + tablero + rodadura, acera, barandados, € Mb = 40669785,70 Kg cm
Momento por carga viva mas impacto
Camion tipo: HS20-14 ML = 19632906,34 Kg cm
Mu = 95493761,06 Kgecm
Usando el valor aproximado de refuerzo en secciones presforzadas: frsu= fs[1 - 0.5 p* (fs/fc)]
Donde:
p* = A*s / bd = cuantia geométrica = 0,000550
b = ancho efectivo de la losa = 270,00 cm
d = peralte efectivo = 200,00 cm
frsu = 22824,97 Kglem2

Para una seccion rectangular (AASHTO 9.17.2); el momento resistente: @ = 0,95
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OMr=d A*s f*sud [1 -0.60p* (f*su/f'c)] > Mu OMr = 126115966,26 Kgcm
dMr > Mu

Control de la profundidad "a" en la zona de compresion, verificando como seccidn rectangular
a=A*f*u/0.85fchb a= 8,45 < ht = 20
Porcentaje de acero : cuantia maximay minima

a) Cuantia maxima para seccion rectangular : (AASHTO 9.18.1) :

Indice de refuerzo:
Ri=p* f*su/f'c<0.30 Ri = 0,036 < 0,30

b) Cuantia minima (AASHTO 9.18.2) :
La cantidad de refuerzo pretensado tiene que ser el adecuado para desarrollar un momento

resistente al menos igual a 1.2 veces el momento resistente al agrietamiento
(® Mr>1.2 Mcr ); donde, para un miembro presforzado compuesto :

Mer = (fcr + Pse/Ac + Pse e/Wi) Wic + MD(Wic/Wi -1) Mer = 83308471,81 Kg cm

Donde:

fer=0.62 f'c=  -36,68 Kg/cm2 i Pse=(A*s0.70*fpu)n = 411150,82  Kg

Momento por peso propio viga +tablero y diafragmas Mb = 35258636,36 Kg cm
@ Mr > 1.2 Mcr

10.- PERDIDAS DE PRETENSADO

Se estimaran las pérdidas de pretensado, sobre la base del procedimiento aproximado (AASHTO 9.16
cdlculos realizados en el centro de la viga.
Calculo para elementos postensados
Afs=SH + ES + CRs + CRs
Donde: SH = Pérdidas por retraccion del hormigdn
ES = Pérdidas por acortamiento elastico
CRc = Pérdidas por fisuracion en el hormigon
CRs = Pérdidas por relajacion del acero de pretensado
a) .- Retraccién
SH=0.80(1172.10- 10.34 RH)

Donde: RH = Promedio anual de la humedad relativa ambiente en % = 60%
SH = 441,36 Kglcm?2

b) .- Acortamiento elastico
ES =0.50 [Es / Eci] feir
fcir = Esfuerzo en el hormigdn en el centroide del cable
debido alafuerza de pretensado y carga muerta de laviga
inmeditamente después de la transferencia.

feir= Psi/ Ac + Psi.e.e/lb- Mbbe/lo
Asumiendo




n* = 15% de pérdidas debido al acortamiento elastico y relajacion del cable en la transferencia
Psi= (A* 0.70 fou)n 411150,82 Kglcm2
Mbb = 16817658,59 Kg.cm
feir = 125,72 Kg/lem?2

Eci= 250998,01 Kg/cm2

Es= 2,01E+06 Kg/cm2 ES 504,39, Kglcm2

c) .- Fisuracion en el hormigén
CRe =12 feir - 7fcds
fcds = Esfuerzo en el hormigdén
en el centroide del cable, debido a las sobre-cargas muertas:
tablero, capa de rodadura, aceras, bordillo y barandado

feds =(Mb - Mbb).e /b = 71,68 Kg/cm2
CRc = 1006,91 Kglcm?2

d) .- Relajacion del acero de pretensado
CRs =[1379.00- 0.30 FR - 0.40 ES - 0.20(SH + CRc)]

FR=  1041,93 “Kg/cm2 CRs = 575,01 Kglcm?2

Pérdida total del esfuerzo de pretensado

Afs = SH + ES + CRs + CRs Afs = 2527,67, Kglcm2
( %total de pérdidas: 16% I
NOTA.- LA PERDIDA POR RELAJACION DEL ACERO SE COSIDERA MAS ADELANTE

PORQUE DEPENDE DE LA TRAYECTORIA DEL ACERO
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11.- VERIFICACION AL CORTE

Altura total de laviga: h= 190,00 cm
Altura efectiva de laviga: dp= 180,00 cm
altura de viga para corte: dpc = 180,00 cm
fe= 350,00 Kg/lcm?2
fy=4200,00 Kg/icm2
bw= 18,00 cm
Coef. Minoracion para corte <]>=
Coeficiente de impacto | = 0,22
seccion tipo/carga Fuerza Cortante (Vu)
Coordenada [m] X= 0,00 0,90 2,33 7,60 15,20
simple peso p. viga 25450,94 22660,63 18227,14 10763,50 0,0¢
simple losa + diafr. 23841,33 22504,83 20381,28 12555,33 0,0(
compuesta |acera+ bor 7119,93 6698,36 6028,52 3559,97 0,0
compuesta |cargaviva+| 29028,48 14783,67 14783,67 538,87 -3022,3¢
excentricidad[cm] eo = 45,00 48,04 59,26 75,44
inclinacion de F sin a =] 0,021287 0,021287 0,021287 0,021287
Vu= 1.3(Vo + 1.67V(i+) = Vu = 99518,32127 Kg
Ve = Cortante debido al peso propio +losa (seccion simple)
Ve = 45165,46 Kg
AVu = Incremento de cortante Ultimo debido a sobrecarga vivay muerta (seccién compuest:
AVu= 40803,22 Kg

AMu = Incremento de momento ultimo debido a sobrecarga vivay muerta (seccion compues

AMu=  2485462,76 Kg.cm
AMer = (wic / wi)[F(eo - ks) - Mp] - fr wic AMcr= 64678196,10 Kg.cm
vul $=Vu/ (pbwdpc) = vul ¢= 36,14 Kglem2
vei =0.5//f'c + [Ve +(AVux AMer/ Amu)] / (bw dpc) Vei = 344,62 Kglcm?2
Vew =2.9*/f'c + 0.3 69 + Vp / (bw dpc) vew = 31,49 Kglem2
El valor del esfuerzo de corte en el hormigén es tomado del mayor de: Vei y vew
Ve = 31,49 Kg/lcm2
Vu = 30,72 > ¢ve = 26,76 requiere estribos
Probar con estribos: D mm Av= 0,50 cm2
Espaciamiento entre estribos:
S = Aviy/[(vu/ ¢~ ve)ou] I S= 25,23 cm




Vu= 1.3(Vo + 1.67V(L+) = Vu = 9012338231 Kg

Ve = Cortante debido al peso propio +losa (seccidn simple)
Ve = 38608,42  Kg

AVu = Incremento de cortante Gltimo debido a sobrecarga viva y muerta (seccién compuesta)

AVu= 39932,44 Kg

AMu = Incremento de momento Gltimo debido a sobrecarga viva y muerta (seccién compuesta)

AMu= 11246072,77 Kg.cm

AMer = (wic / wi)[F(eo - ks) - Mp] - fr wic AMcr= 57135652,61 Kg.cm
vul ¢=Vu/ (¢bwdpc) = vul $= 32,72 Kglem2
vei = 0.5VF'c + [Ve +(AVux AMer/ Amu)] / (bw dpc) Vei = 77,49 Kglcm2
Vew=2.9*/f'c + 0.3 oy + Vp / (bw dpc) Vew = 31,49 Kglcm2
El valor del esfuerzo de corte en el hormigén es tomado del mayor de: Vei y Vew
vec = 31,49 Kglem?2
Vu = 27,82 > dve = 26,76 requiere estribos

Probar con estribos: o{f 8 |mm Av= 0,50 cm?2

Espaciamiento entre estribos:
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S = Aviy/ [(vu/f- vc)bw " S = 189,60 cm
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Vu= 1.3(Vo + 1.67V(L#) = Vu= 36112,31827 Kg

Ve

Cortante debido al peso propio + losa (seccidn simple)
Ve = 23318,83 Kg

AVu = Incremento de cortante ultimo debido a sobrecarga viva y muerta (seccién compuesta)

AVu = 5797,83 Kg
AMu = Incremento de momento Ultimo debido a sobrecarga viva y muerta (seccién compuesta)
AMu= 35463002,53 Kg.cm
AMer = (wic / wi)[F(eo - ks) - Mp] - fr wic AMecr= 39205901,40 Kg.cm
vul $=Vu/ (pbwdpc) = vul §= 13,11 Kglcm2
vei = 0.5V f'c + [Ve +(AVux AMcr/ Amu)] / (bw dpc) Vei = 12,13 Kg/cm2
vew =2.9%/f'c + 0.3 og + Vp / (bw dpc) Vew = 31,49 Kglcm2
El valor del esfuerzo de corte en el hormigén es tomado del mayor de: Vi y Vew
Ve = 12,13 Kglcm?2
Vu = 11,15 > Pve = 10,31 requiere estribos
Probar con estribos: D 6 mm Av= 0,28 cm2

Espaciamiento entre estribos:

s=Avfy/ [(vu ! f-vc)bw] S = 134,76 cm



12.- DETERMINACION DE LA TRAYECTORIA DEL CABLE

LIMITES DEL NUCLEO

a) Esfuerzos axiales en el eje neutro de la seccon neta
etapainicial ogi=Fi/Ac

etapafinal : og=F/Ac

b) Limites de la excentricidad

ki[1 - ocg / og] = -66,53

k's = ~
ks [1 - Otg / Gg] = -75,97 b
ki[l-oi/og] = 65,62

k'i = >~
ks [1 - oci/ Ggi] = 62,89

Ogi =

og =

k's =

K'i =

68,31

58,06

-66,53

62,89
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16.- RELAJACION DEL ACERO DE PRETENSADO
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12 toronesf 1/2 - G270

W = 0.2500
K = 0.0049
To = Tx * ei(KL 1) (KL + He) =
Luego: Tx = FilAp

To — Tx * o -(KL + uo)

Iy =

lg =

FR=To-Tx=
Diametro de un torén 12 mm
N2 de torones 12 unid
Area de un torén 0,987 cm2 0,0000987 m2
Adoptar 3 cables de
FUERZA DE PRETENSADO INICIAL 386965,48 kg

CABLE1 CABLE 2 CABLE 3

Altura en el extremo (m) 1,440 1,110 0,780
Recubrimiento desde eje 0,477 0,316 0,155
Tx E 10890,61903; 10890,619; 10890,61903
Ordenada extrema 0,963 0,794 0,625
long(m) | 30,4 30,4 30,4
Angulo (Rad) 0,063275418; 0,05219256; 0,041096848
2*Angulo (Rad) 0,126550835; 0,10438511| 0,082193695
Coeficiente U 0,25 0,25 0,25
Coeficiente k 0,0049 0,0049 0,0049
Coeficiente 0,899318784; 0,90431613: 0,909347087
To 9794,138267, 9848,56246; 9903,352694
To-Tx 1096,480766; 1042,05657; 987,2663393

CALCULO DE FR PARA varios CABLES

FR1 1096,48077 kg/cm2
FR2 1069,26867 kg/cm?2
[FR3 1041,93456] kg/cm2
FR4 1048,77969 kg/cm2
FR5 1041,96506 kg/cm2

FR

1041,93456



16.- DISENO DE LA ZONA DE ANCLAJE

88,0 190,0
661 | _=_ _K_IS_ ___________________ I
ys=97,92| Nel1f 4
190,0 Ne 2
E. N ol @ o s o 2 o s = = s e
yi = 92,08 Ne3| o
62,9] = K'i
62,0
Fuerzainicial total de pretensado Fpc=  386965,48 Kg
Cable Fuerza P2 | Excentricidad | Ordenada (y) Inclinacion Proyeccion Hz
Ne Kg referida al EN Referida a la basg [o]x Fuerza P2
1 154208,88 66,53 158,61 8,59 152477,28
2 154208,88 1,82 93,90 6,30 153276,86
3 154208,88 62,89 29,20 4,01 153831,22
Fir = 459585,36
ORDENADA ADOPTADA
Cable Fuerza P2 | Excentricidad | Ordenada (y) Inclinacion Proyeccion Hz
N2 Kg referida al EN Referida a la basg [o]x Fuerza P2
1 154208,88 1,44 8,59 152477,28
2 154208,88 1,11 6,30 153276,86
3 154208,88 0,78 4,01 153831,22
PROPIEDADES GEOMETRICAS DE LA SECCION EN LA ZONA DE ANCLAJE
Ne AREA di Ai x di Ai x di x di li (Ix)i
1 704 186,00 130944,00| 24355584,00 3754,67| 24359338,67
2 144,0 174,00 25056,00( 4359744,00 1152,00 4360896,00
3 10880 85 924800,00( 78608000,00| 26202666,67| 104810666,67
11728 1080800,00 133530901,33
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Distancia al eje centroidal desde la fibra inferior:

Distancia al eje centroidal desde la fibra superior:

Area neta de la seccion en la zona de anclaje:

Momento de Inercia de la seccion en la zona de anclaje

Modulo de seccion desde la fibra inferior:

Modulo de seccion desde |a fibra superior:

Formulas para el calculo de los momentos debido a los esfuerzos iniciales y a la fuerza de

pretensado inicial resultante (Fir)

Donde:

yi =
ys
Ac

92,16 cm
97,84 cm
11728,00 cm2

1g= 33929209,66 cm4

wi =
ws =

368173,36 cm3
346766,74 cm3

Mg = FiR'(y_ei)

oi ! Esfuerzo inicial de compresion en el hormigon en la fibra superior
oy : Esfuerzo de compresion en el hormigdn a una distancia "y" de la base

b : Ancho de la seccion de la viga en la zona de anclaje
y : Distancia desde la base de la viga a la fibra en cuestion

ei : Distancia desde la base de la viga a la fuerza inicial de pretensado resultante

FiR : Fuerza inicial de pretensado resultante
Mo : Momento debido a los esfuerzos de compresion " "

MF : Momento debido a la fuerza de pretensado "FiR "

CALCULO DE LOS MOMENTOS INTERNOS EN LA ZONA DE ANCLAJE

yi Ci Mo MF
[em] [Kg/cm2] [Ton.m] [Ton.m]
_ 170,0 36,775 339,92 -349,54
: 156,9 37,591 293,92 -289,45
B 143,8 37,913 248,40 -229,37
- 130,7 38,236 206,46 -169,28
- 117,7 38,558 168,19 -109,20
190,0 - 104,6 38,880 133,64 -49,11
Fir 91,5 39,203 102,89 10,98
poo=cs 78,4 39,525 76,02 71,06
- 65,4 39,848 53,08 131,15
93,90 - 52,3 40,170 34,16 191,23
- 39,2 40,492 19,32 251,32
- 26,1 40,815 8,63 311,41
- 13,1 41,137 2,17 371,49
................... < 0,0 41,459 0,00 431,56
yi Gi Mo MF
[em] [Kg/cm2] [Ton.m] [Ton.m]
93,9 39,144 108,22 0,01
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Momento Neto Maximo para disefio en la zona de anclaje

169

Mmax = 10821663,40 Kg.cm
ESFUERZO = 39,144 [Kg/cm2]
ESFUERZO =  3,840027118 (Mpa)
Finalmente, la fuerza de tension "T" por su brazo elastico con respecto a la fuerza resultante

en compresion "C" debe serigual al Momento Neto Maximo (Mmax)
f h = 190,0 i

—

h =190,0

Area de refuerzo por corte en la zona de anclaje

Asumiendo una resistencia al corte del acero de construccion

T:Fuerza de tension que
resistiran los estribos

C: Fuerza de compresion
en la zona de agrietamiento

V : Fuerza de corte
4 en lazona de agrietamiento

fvadm = 2500 Kg/cm2
T
El area de corte sera: A\, = Av = 30,38 cm2
fvadm
Probando 2 barrasde ¢v = 16 mm || Usar 8 barras
Separacion de estribos en  190,0 cm. de longitud || S = 25 cm




17.- CONTROL DE DEFLECCION
Laviga simplemente apoyada sera estudiada en sus estados de servic (AASHTO 9-11-3/2002)

SECCION TRANSVERSAL DE LA VIGA

190,0

15,0

20,0

64,0

Longitud de la viga:
Area de la seccion:
Momento de Inercia:

Resistencia ala comp.:
Mod. Elasticidad del H2:

vd. Elasticidad del cable:
d. Elasticidad del acero:

Area del Pretensado:
Area de refuerzo conv.:
Fuerza de P2 (final):
Fuerza de P2 (inicial):

Peso propio viga:
5obre carga permanente

Momentos flectores en el centro de laviga
Momento debido al peso propio de la viga:

Momento debidoalas

obrecarga permanente:

Momento debido a carga viva mas impacto:

Excentricidades a partir del eje neutro

Hipotesis
La viga esta disefada para no fisurarse bajo la condicion de carga muertay para fisurarse baj

En el centro de la viga
En el apoyo de la viga:
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L= 30,40 m
Ac= 5665,00 cm?2
Ig = 26149832,66 cm4
fpe =
flc= 350,00 Kg/cm?2
Ec=  280624,30 Kg/cm2
Eci= 217370,65 Kg/cm?2
Eps = 2,01E+06 Kg/cm?2
Es = 2,00E+06 Kg/cm?2
Aps = 29,72 cm2
As = 0,00 cm?2
F=  328920,65 Kg
Fi= 386965,48 Kg
wg = 1674,40 Kg/m
WD = 2106,21 Kg/m
MG = 168176,586 Kg.m
Mpb = 238521,27 Kg.m
Mw+ = 196329,06 Kg.m
e1= 44,39 cm
e2= -18,92 cm

el efecto total de la condicion de carga muertay carga viva. En cada caso se determinarala
defleccion instantanea

a) Etapaiinicial o de transferencia.-
a.1.- Defleccion instantanea debido a la fuerza de pretensado inicial

F.L°

5
A = _—8.Eci.|g [ez +E(el —& )}

AiF = -2,66

contraflecha

cm

A=
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a.2.- Defleccion elastica debido al peso propio de laviga

A =— AiG = 3,28 cm

ci'’g defleccion

a.3.- Defleccion instantanea en el momento de la transferencia

Ai = Air+ Aic= 0,61 cm

defleccion

b) Etapa final o de servicio.-

b.1.- Defleccion debido a la fuerza de pretensado final

-1,75 cm

contraflecha

F.L? 5
A :—ﬁ{ez+g(el—ez)} Ase

b.2.- Defleccion elastica debido a la sobrecarga permanente

A D w,,.L*
D™ ~~ . Af = 3,19 cm
384 E,.I, _
defleccion
b.3.- Defleccion en puente concluido Af = Aff+ AfD= 1,44 cm
defleccion
b.4.- Defleccion debido a carga viva (Camion HS-20) P= 7260,00 Kg
Diagrama de momentos 4,30 4,30
P P 0.25P
|
|
|
|
| \ 4
A 10,72 JAN
11,62 | 3,58, 4,30 10,18
A I A
15,20 } 15,20

1,18p 1,07pP
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El valor estimado de la defleccion en el centro de la luz para el tren de cargas tipo,
se calcula mediante el metodo de la viga conjugada
Carga elastica y reacciones en la viga conjugada

V'a=.109,59 I0,972 V's 5 140,51
11,62 3,58 4,30 10,18
: 4
: 10,92
13,69 ——— | 14,45
14,32
Momento en el centro de la viga conjugada
Ne AREA BRAZO (A) MOMENTO
0 109,59 15,20 1665,82
1 -79,52 7,45 -592,66
2 -49,00 1,79 -87,70
3 -1,14 1,19 -1,36
TOTAL 984,10
La defleccion debido a la carga viva + impacto ALL = 0,97 cm
defleccion
DEFLECCION TOTAL
RESUMEN
EN TRANSFERENCIA EN SERVICIO
Ai [em] Af [cm]
Pretensado inicial -2,66 Pretensado final -1,75
Peso Propio 3,28 Peso propio 3,28
obre carga permanent 3,19
Carga viva +impacto 0,97
CONTRAFLECHA: 0,61 DEFLECCION: 5,69
DEFLECCION PERMISIBLE EN SERVIC (AASHTO 9-11-3/2002)
Defleccion permisible debido a las cargas vivas mas impacto (Instantanea)
L
perm :% 3,8 cm > 0,97 cm ok!

Defleccion permisible debido a las cargas permanentes mas pretensac(Diferida)

L

Aem=7=<| 844 em > 472 om ok!

360
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18.- RESUMEN DEL DISENO
VIGA SIMPLEMENTE APOYADA

1.- Longitud de la viga entre apoyos L = 30,40 m

2.- Materiales
Hormigones.-
Utilizar Hormigon tipo P con resistencia a la compresion a los 28 dias:
con f'c = 350,00 Kg/cm2
Cables
Ulitizar cable de alta resistencia a la tension, grado:
G-270 con fpu= 18600 Kg/cm?2
Acero estructural
Utilizar barras corrugadas de acero estructural para refuerzo longitudinal y de ca
con fy= 4200 Kg/cm2

3.- Propiedades geometricas
Seccion transversal de la viga
Usar vigas prefabricadas del tipo 1 segun PCl (Prestressed Concrete Institute)

altura total: 1,90 m

ancho de la base: 0,64 m
ancho del ala: 0,88 m
ancho del alma: 0,18 m
espesor del ala: 0,08 m
espesor de la base: 0,20 m

Cables
Cables de trayectorianclados en cada extremo de la viga
NuUmero de cables: 3 cablesde 12 torones ¢:1/2"

4.- Refuerzo longitudinal
Utilizar 4 barras longitudinales c12 mm con L=30,40 menelala

y en cada extremo de laviga

Utilizar 4 barras longitudinalesc12 mm con L=30,40 m en la base
de laviga

5.- Refuerzo transversal o de corte
Utilizar estribos cerrados de dosb8 mm cada 25 cm entodalaviga

Utilizar estribos cerrados de cuatril6é mm cada 25 cm enzonade anclaje



6.- Detalles del refuerzo

(1)@10¢/10

(5)8x2@10

4012 @

\

717

=

4012 @

SECCION A-A

2) @8c/25
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7) 4212

@ @8 c/25

(7)8x22 12

- (9Bo16c/25

d

[ N

i

—

@) @85/ 4212 7)

SECCION B-B

DETALLE ARMADURA viga de 30.4 m



19.- DISENO DE LOS APARATOS DE APOYO

Al.- ANALISIS DE CARGAS

1.1.- Peso propio de laviga
1.2.- Sobre carga permanente
1.3.- Cargaviva

1.4.- Fuerza Horizontal

Fatiga addmisible del pedestal
Area del pedestal

Base rectangular ==>r A =axb
a<b

Espesor de la placa a adoptar

Verificar que se cumpla:

12 <
ok!

Fatiga admisible de disefo:

25450,94
32014,40
14794,64
TOTAL 72259,97
3200
Cadm = 100
A = 722,60
a = 27
e = 1,3
a
12< —< 22
e
20,68 <
ok!

B <06*2 <132MPa
e

12 <
ok!

Arearequerida

Ajustando las dimensiones de la placa:

Dimensiones finales adoptadas

A2.- VERIFICACIONES
2.1.- Fatiga media P =

2.2.- Distorsion lenta

12,41 <
ok!

Areq =

a =

b =

axhb = 30 X
= 8,03 <
ok!

Tomando el modulo de elasticidad transversal del neopreno G

H
’u:

206

0,388 <
ok!

Kg/cm2

cm2

cm

cm

22

13,2

571,36

27
21

30

12,41

= 0,90

0,70

cm2

cm
cm

cm2

Mpa
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2.3.- Distorsion por cargas instantaneas
H
/,[:7:
a*h*G 0,457 < 1,20
ok!
Deformacion horizontal (segun célculos) : d = 1,50 cm
Espesor de la placa de neopreno h = 1,78 cm
Conclusion: Adoptar una placa de neopreno simple de e = 18 mm
DIMENSIONES FINALES
Las dimensiones del aparato de apoyo son:
h= 1,8 cm
a= 30,0 cm
= 30,0 cm
30,00
18
30,00 40,00
E 30,00 s 40,00

40,00
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20.- PILARES DE H°A°

DATOS RELEVANDES PARA DISENO DE PILARES

1.- MATERIALES

PESO ESP H°A° 2500 kg/m3
PESO ESP H°P°® 2500 kg/m3
CAPA DE RODADURA 2500 kg/m3

2.- GEOMETRIA DELAS VIGAS (TRAMO 3 VIGAS)

ALTURA 1,9 m
AREA 0,5665  |m2 1,24m2 | 233]
N° DE VIGAS 3
LONGITUD 30,4 m
SEPARACION 2,7 m
VOL DE VIGA 20,36074909 |m3
ESPESOR DIAFRAGMAS 0,2 m
DIAF 1 [DIAF2 [DIAF3 [DIAF4 [DIAF S
AREA 632 762 762 762 632
POSICION 0,00 100 20 30] 40
DISTRIB VIGAS TOTAL 5606,86  |kg/m
PESO TOTAL VIGAS 17044842 |kg
REACCION TOTAL VIGAS 8522421 |kg

3.- GEOMETRIA DE LA LOSA (TRAMO)

NUMERO DE VIAS 2,00
ANCHO 7,30 m
LARGO 30,40 m
ESPESOR 0,22 m
DISTRIB DE LOSA 4015 kg/m
PESOTOTAL DE LOSA 122056 ke
REACCION TOTAL DE LOSA| 61028 ke

4.- ACERAS Y BARANDADOS (VIGA COMPUESTA)

AREA TRANSVERSALACERA 0,233 m2

PESO BARANDADOS 66,75 kg/m
DISTR DE ACERAS 401,67 kg/m
DISTR DE HACER'Y BAR 468,42 kg/m

PESO TOTAL HACER Y BARA 14239,87 kg

REACCION TOTAL DE ACE Y| 7119,93 kg




5.- TREN DE CARGAS
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ejel eje 2 eje 3
CARGA 14520 14520 3630
SEPARACION 0 4,3 8,3
PESO TOTAL 29589,3 kg
REACCION 2 EJES 29589,28 kg
6.- RESUMEN DE CARGAS
CARGAS MUERTA
DISTRIBUIDA 10090,27 kg/m
CM PUNTUAL 306744,28 kg
CARGA VIVA
DISTRIBUIDA 973,33 kg/m
CV PUNTUAL 29589,28 kg
IMPACTO 6488,88 kg
PUNTUAL total REACCION PESO VIGA
CARGA MUERTA 306744,28 kg 153372]kg 102248|kg
CARGA VIVA 29589,28 kg 14795|kg 9863,1|kg
IMPACTO 6488,88 kg 3244,4|kg 2163|kg
342822,44 171411 114274
CARGA total
CARGA MUERTA 10090,27 kg/m
CARGA VIVA 973,33 kg/m
IMPACTO 213,45 kg/m
[TOTAL | | 15099,3 ke |
1VIGA 3 VIGAS 6 VIGAS
Peso propio de la viga SIMPLE 25450,94 76352,80907 152705,6181
Sobre carga permanente TABLERO Y DIAFRA 32014,40 32014,4 64028,8
cM 72027,73 108367,2091 216734,4181
Cargaviva 14794,64 29589,27632 29589,27632
|CV 14794,64 29589,27632 29589,27632
|IMPACTO 3244,44 6488,876385 6488,876385
TOTALES 90066,80 144445,3618 252812,5708




Long del puente/-

Impacto 1=15/(L+38)= 0,22

Altura de viga 1,9m

Losa ht 0,22

Peso propio de la estructura 268349,51 Kg
CM™M 3006,09 KN por viga 306744,28 Kg

306744,28  Kg
Fc 1,61

21.- COMPROBACION DE ACEROS PARA ESTRUCTURAS DE HORMIGON ARMADO

CARGA MUERTA PARCIAL EN CADA VIGA

L= 30,40 m
N viga 3,00
Cm = 102248,09 kg
Wm = 3363,424 kg/m
IMPACTO
Zimp.= WHS-20 FI
Zimp.= 32727 0,22
> imp.= 7176,974 Kg
Woev = Cimp/L

Wev = 236,0847 kg/m
FACTORACION DE CARGA MUERTA Y CARGA VIVA

Vtotal = 1,3Wm + 1,67 Wcv
Vtotal = 4766,713 kg/m

| REACCIONES
RC= 72454,03 kg

Superejstructura
RC= 72,45403 ton :

RCt= 217,3621 ton |

Gamma 2400 kg/m3
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PESO DE LA VIGA DE DISTRIBUCION

Alto 1,65
Largo 8,1
Ancho 1,65
Vol = 22,05225

W Pila= 52925,4 kg
W Pila= 52,9254 ton

11 PESO DE LA SUPERESTRUCTURA

WD = 3363,424 kg/m

RD= 51124,05 kg
RD= 51,12405 ton

RDct = RD x 3
RDct = 153,3721 ton

111 CARGA MUERTA

'dpila= RDct + W pila
"d pila= 206,2975 ton

IV CARGA VIVA
WL= 236,0847 Kg/m

RLlc= 3588,487 kg
RLc= 3,588487 ton

RLct = R Lc x 3
RLct = 10,76546 ton

V CARGA TOTAL DE LA VIGA DE DISTRIBUCION

P=1,3Wdeax 1,67 W live

Fwdead 1,3 x 206,3
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Fwdead 268,1868 ton

Fwlive 1,67 x 10,765
Fwlive 17,97832 ton

)
I

286,1651 ton

CARGA AXIAL A COMPRESION (DATOS)

Largo 810 cm
Ancho 165 cm

Rho min 0,001725
P= 217,3621 ton

f'c= 240 kg/cm?2
fy= 4200 kg/cm2
ubrim = 10 cm
ub Total 20 cm
n= 3
altura 5m

Fwdead 268,1868 ton
Fwlive 17,97832 ton

1.- CALCULANDO EL AREA DE ACERO As MINIMO
SEGUN EL PORCENTAGE DE ACERO

Rho Mir As / Ag

Ag= 133650 cm2
As = 230,5463 cm2

fc=85%f'c  kg/cm?2
P = fc x (Ag +(n-1) As)

P = 27358663 kg
P= 27358,66 ton

Carga P > Carga Factorada
27359 > 217,36 OK

CANTIDAD DE CARGA QUE ABSORBE EL CONCRETO
PC= 0,85f'c x (Ag - As)

PC= 27217569 kg
PC= 27217,57 ton
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CANTIDAD DE CARGA QUE ABSORBE EL ACERO

PS = n *0,85 f'c* Ac
PS = 141094,3 kg
PS = 141,0943 ton

PC+PS = 27358,66 ton OK
22.- DISENO DE LA VIGA DE DISTRIBUCION:

La funcion de la viga de distribucion es estabilizar las vigas laterales, normalmente
se las disefia para soportar su propio peso.

Longitud del tramo L= 30m
Altura de viga he= 1,65m
Ancho de viga b= 1,65 m
Espaciamiento entre vigas S=  6,00m
Peso especifico del hormigon ¥ Hono = 25 KN/m3

V1 MOMENTOS Y CORTANTES MAXIMOS
g= 68,06 KN/m
114274 Kg 1E+05 Kg 114274,146 Kg

2,7 2,7

1,2 3,0 1,2
M
114274 kg Vmax= 1121 KN
0 kg.m Mmax+= 0 KN/m
137129 kg.m Mmax-= 1345,2 KN/m

V.2 ARMADURA PARA MOMENTO POSITIVO Y NEGATIVO
Generalmente en los estribos se coloca solo la armadura minima, dado que el
momento maximo es el negativo se comprobara si la Amin es suficiente para

resistir este momento.

Momento ultimo Mu=  1.25*DC= 1682 KN/m
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Calculo de armadura

Momento Gltimo: My = 1681,54 [KN*m]
My = 17141121,88[Kg*cm]
Resistencia Caracteristica del H: fc = 210 Kg/lcm2
Resistencia Caracteristica del Acero: fy = 4200 Kg/cm2
Recubrimiento lateral: r=40cm A
Recubrimiento para el canto: r=40cm
Ancho de la seccion: b= 165cm
d=h-r-|2
2
Altura h = 165,00 cm
Didmetro de las barra de acero adoptado ¢=25cm
Recubrimiento minimo r=4,0cm
d= 159,8 cm
M
a=d*1- [1-26144* ———
f'c*b*d
a= 4,101 cm |
0,85 * f c*a*b
Ay =
fy
[ As= 28,76 cm2 |
[ Asmin = 89,8 cm2 > As = 28,76cm?2 ]
[ 19 A 25mm |
" Necesitamos 19 barras de didmetro 25 mm
en la parte inferior"

En la parte superior se colocara la misma cantidad de hierro
(19 22mm |

V3 ARMADURA DE CORTE
Cortante ultimo Vu=1.25*DC= 1401,3 KN
Armadura a corte
Vy= 1401,29 [KN/m] *
fic= 210 Kg/cm?2
fy = 4200 Kg/cm2
d= 159,8 cm

b= 165,0 cm




Lc= 24m
r= 4,0cm
@= 12 mm
° Resistencia del Concreto al Cortante (V¢):
Ve =0.53*./f. Ve= 7,68Kglcm2
° Cortante nominal Unitario (V y):
. V.,
Vi, = s >~b>d Vu =
Cortante de calculo 1401,29 KN =
Vu= 142842,68 Kg
Altura (til del bordillo d= 159,8 cm
Coeficiente de seguridad para cortante ¢= 085
Ancho que soporta el corte b= 165 cm
Remplazando la formula se obtiene:
| V'y = 6,38 Kglcm2 |
[ V'y = 6,38 < Vc¢= 17,68 ] [Kg/cm2]
no necesita estribos
Se debe colocar armadura minima
( 25 &P 12 mm C/7cm ]
% Armadura Longitudinal de piel (en ambos paramentos):
AS in = 89,84 [cm2]
( 20 12 mm C/2,5cm ]
' Necesitamos 20  barras de diametro 12 mm
colocados cada 2,5 cm.
PARA PUENTES DOBLE VIA' Y TRES VIGAS
S
L sup.= 6,45
Lsup.+b :
h W\ CUANTI/VIGA
hi\: 0,825 / 179,69 [cm2]
BASE 165 |cm L inf= 7,85 0,017969 M2
ALTURA 165 |cm 0,145545 M3
Altura Uti 165 cm lasup = 12,781 1091,586 kg
Area inf= 12,953 51,58949 kg/m3
perdidas  20%
| volumen= 21,159| 1309,9 kg
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23.- ZAPATAS
Base 1050jcm
Altura 600|cm 0,49 Kg/cm2 ESFUERZO POR PESO PROPIO
cargaviva
L 10,90 yl= 0,717
\ a 4,30 y2= 1,000
£L—H b 0,000 y3/4= 0,109
L a b c cc 8,60 1,826
d 6,60
REACCI( 108234,46 108234,46 Kg
Base 1050)cm
Altura 600|cm 0,17 Kg/cm2 ESFUERZO DE CARGA VIVA

O SOBRE nivel de ZAPATA

2.1.1.2.-

[810 ]m

1,38 Kg/cm2 SOBRECARGA DE TERRENO
2,04

Fuerza de frenado

Fuerza de Frenado =0.05%( =
Brazo longitudinal hasta la base

— o
nu

9,35 KN/m
30,4 m
80 KN

Z2.1.1.3.- Viento en la Superestructura

36,424

KN =

Momento

3712,9 Kg
17,22 m
63936,9

Angulo entre la direccion del viento y la perpendicular al eje del puente

dicha afirmacién se debe al esviaje que presentan dichos elementos

AREA | LATERAL Brazo hasta LONGIT| Brazo hasta

m?2 Kg la Base M kg laBase|] M2
28,88 | 6329,46 | 14,25 90194,80 853,74 | 14,25 12165,81
18,77 | 6544,37 | 15,90 104055,43 1129,00] 15,90 17951,08

Se adopta "vigas maestras paralaviga" =
Se adopta "reticulares para el barandado" =

ECHO-VIGA+VIGA DE DISTR+ DADO) 13,30
Z2.1.1.4.- Viento en la CARGA VIVA
Angulo entre la direccion del viento y la per luce menores a 50m

LONG | LATERAL |Brazo hasta LONGIT|Brazo hasta
m?2 Kg la Base kg |laBase
15,20 | 2324,16 | 17,22 40022,02 929,66 | 17,22 16008,81

kg-m
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Viento en la infraestructura .- No tomada ya que se tomara en cuenta fuerza de corriente de
agua.

Z.1.1.5.- Fuerza de Corriente de Agua [ 1
Alturad 520 m ALTURA LECHO - BASE DE/VIGA
Ancho d 1,25m m ~—— Y
Area ex 6,5 m2

Coeficie 0,35 circular

Velocid. 2,2 m/s

Presion 1,694 KN/m?2

Presion 3,85385 KN 392,85 Kg
Brazo Transversal hastala 11,03 m
Momento 4334,44 Kg-m

Sumatoria de mon 23.860.668,99 Kg-cm
Sumatoriade mon 11.006.263,12 Kg-cm

mom 1 Base 1050}cm
transv Altura 600|cm
4 Area 630000 cm2
nom long
Inercia tranv 6,07753E+13 cm4
Mod trans 1,15763E+11 cm3
Inercialong 1,134E+13 cmé
Mod long 37800000000 cm3

Esfuerzo tranversales
1 0,00021 Kg/cm?2
2 0,00021 Kg/cm?2

Esfuerzo Longitudinales
3 0,00029 Kg/cm2
4 0,00029 Kg/cm2
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Mg= 751,52 Kn-M
Mcv= 193,53 Kn-M
Mu= 1397,135  Kn-M
BASE 160 cm  BASE 30 cm
ALTURA 140 cm  ALTURA cm
Altura Util 133 cm Altura Util 37,5 cm
'MOMENTO= 1397,13  |KN-m |MOMENTO= 290,40 KN-m
Ue 0,031 U= 0,428
a/d= 0,031 a/d= 0,622
As = 28,23 cm2 As = 29,73 cm?2
As 20mm= 3,1416 As 20mm= 3,1416
CANTIDAD 8,986 CANTIDAD 9,463
CANT ADOP 8,986 CANT ADOP 9,463

Z.1.1.6.- CALCULO DE ARMADURAS ZAPATA

TRANSVERSAL LONGITUDINAL

Esfuerzo ultimo 1,006 Kg/cm?2 Esfuerzoultimo 1,006 Kg/cm2

BRAZO = 300,00 cm BRAZO = 262,50 cm

TRAMO 525,00 cm

BASE 1050 cm BASE 600 cm

ALTURA 120 cm ALTURA 120 cm

Altura Util 113 cm Altura Util 113 cm

MOMENTO= 5E+07 Kg-cm MOMENTO= 0,00 Kg-cm

475308 Kg-m 0,00 Kg-m

4662,78 KN-m 0,00 KN-m

U= 0,030 U= 0,030

a/d= 0,030 a/d= 0,030

As = 153,62 cm?2 As = 87,78 cm2

As 25mm= 4,9088 As 25mm= 4,9088

CANTIDAD 31,295 CANTIDAD 17,883

CANT ADOP 31,295 CANT ADOP 17,883

SEPARACION 34,659 SEPARACION 35,539

fs= 420 Mpa

fck= 21,0 Mpa




rho =
As min=
As min=

rho balanceado=
rho max =

valor con minimos
valor con maximo

rho de aplicacion=
AS de aplicacion

N2 BARRAS O 25mm
SEPARACION

VOLUMEN DE ZAPATA
Ancho's 1,75 m
Largo su 7,3 m
AREASL 12,775 m2
ALTURA SUP=

Ancho il 6,00 m
Largoin 10,50 m
AREA IN 63 m2
ALTURA 0,6 m
ALTURA 0,6 m
VOLUMI 60,5325 m3

,3

10,50

1,75 7
6,00

0,0013
0,0033
0,0028

cm?2
cm?2

0,0213
0,0159

0,0033
0,0013

0,0033

226 cm2

46 barras

13,321

VOLADO

Esfuerzo ultimo

BRAZO =

BASE
ALTURA
Altura Util

MOMENTO=

U=

a/d=

As =

As 25mm=

CANTIDAD
CANT ADOP
SEPARACION

1,006 Kg/cm?2

[z

600
120
113

cm
cm
cm

20794743,99
207947,4399
2039,96
0,030
0,030
87,78 cm?2
4,90875

17,883
17,883
35,539
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Kg-cm
Kg-m
KN-m
cuantia zapatas c¢/m3
0,03138 M2 2118 KG
0,2824 M3 34,99 K/m3
mayoracion
2542 KG

20%




Z.1.1.7.- CALCULO A CORTE

189

LONGIT! 262,50 cm
LONGIT! 525,00 cm
LONGIT! 262,50 cm
Md=Rb*L3+Ra*(L3+L2)-gm*(L1+L2+L3)"2/2=0
Su= 1,006 Kg/cm2
Anchod 600,00 cm Ra+Rb=gm*(L1+L2+L3)
Ra=gm*(L1+L2+L3)-Rb
qu= 604 Kg/cm
60357 kg/m Rb*L3+(gm*(L1+L2+L3)-Rb)*(L2+L3)-gm*(L1+L2+L3)"2/2=0
Rb*(L3-(L2+L3))=qm*(L1+L2+L3)A2/2-qm*(L1+L2+L3) *(L2+L3)
qu= 592,10 Kn/m Rb=gqm*(L1+L2+L3)*(1/2*(L1+L2+L3)-L2-L3)/(L3-L2-L3)
Rb= 3108,52
L1= 2,63 Ra= 3108,52
L2= 5,25
L3= 2,63
11 12 13
A A
a C b d
Ra= 3108,52 Kn
Ma=1/2*gm*L1"2 -2039,96 Kn-m
Mc=gm*(L1+L2/2)A2/2-Ra*L2/2 0,00 Kn-m
Qa= 1554,26 Kn
Qc= 0,00 Kn
Vc= 520,7331 ton 5108,39 Kn Ok

Z.1.1.8.- CALCULO A PUNZOAMIENTO

d
Pu=
esf

113
124047,18
1,006

diametr 125
diametr 238

area

44488,09

cm
kg
kg/cm?2
cm

cm
cm?2




perimet 747,70

Vu 79294,7 kg

Vu/fi  93287,8 kg

vC 0,78 Mn/m2
7,94 Kg/cm2

Vc=peri 670850,5 kg

24.- CALCULO DE ARMADURAS BASE DE COLUMNA ( ETAPA DE SERVICIO)

altura (diam) 125

AREA= 12271,875

INERCIA 11984252,93

RADIO DE GIRO 31,25

LONGITUD EFECTIVA 1776,5

ESBELTEZ MECANICA 56,848

MODULO RESISTENTE 191748,0469

P ultimo 340323,0887

Momento ultimo 10000000

Pu/Ag 0,39

Mu /(Ag * h) 0,09

Area de acero 20,92 pulg 2
134,99 cm2

Areaacerode 25m 4,91

CANTIDAD 27,50

VOLUMEN DE COLUMNAS

Diametro 1,25 m

Area 2 columnas = 2,45 m2

Largo de columnas 10,45 m

VOLUMEN= 25,65 m3

RESUMEN DE VOLUMENES H2

VIGA DE DISTRIBU( 21,159 M3
COLUMNA 25,648 M3
ZAPATA 60,533 M3

107,340 M3
EXCABACION 510,3 M3

ALTURAS ( TERR+LECHO-VIGA+VIGA DE DISTR+ DADO)

cm 49,213 pulg
cm2 1902,1 pulg2
cmé

cm

cm Empotramiento alfa=1.7
COLUMNA INTERMEDIA
cm3

Kg 739,83 Klb
Kg-cm 8558,7 Klb-pulg

D= 1,25
U h= 10,45
cuantia columna c/m3
0,0135 m2 0,14107 m3
1057,99 kg
mayorac  50%
1586,98 kg
H 1,65 M
H 10,45 M
H 1,2 M
TERR 8,10 M
LECHO 5,20
13,3 M
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Peso cuerpo de estr. P5= 9793,68 Kg/m X= 3,493

Peso cuerpo de estr. P6= 17440,80 Kg/m X= 2,925
Peso viga de apoyo P7= 792,00 Kg/m X= 2,725
Peso pantalla P8= 4570,80 Kg/m X= 3,175
Kg/m X=
Peso terreno Tl= 595,35 Kg/m X= 4,960
Peso terreno T2= 39081,42 Kg/m X= 4,715
Peso terreno T3= 9360,00 Kg/m X= 1,300
Peso Sobre carga Ps= 1470 Kg/m X= 4,715
Peso C Muerta CM= 10031,91 Kg/m X= 2,725
Peso C. Viva CV+l= 8581,88 Kg/m X= 2,725
109984,03

FUERZAS HORIZONTALES (ver pagina Posterior)

EMP. DE TERR. (Etapa Serv) E2= 72000,20 Kg/m Y= 5,19
EMP. DE TERR. (Etapa Constr) E3= 52536,33 Kg/m Y= 4,43
EMP. DE AGUA El= 7575,78 Kg/m Y= 1,30
EMPUJE DE SOBRECARGA (Et ES2= 4389,00 Kg/m Y= 6,65
EMPUJE DE SOBRECARGA (Et ES1= 5138,10 Kg/m Y= 7,79
VIENTO CARGA VIVA Vev= 175,00 Kg/m Y= 17,37
VIENTO superestructura Vse= 340,69 Kg/m Y= 13,30
Fuerza de Frenado Fr= 436,82 Kg/m Y= 17,37

EMPUJE PASIVO Epl= 10800 Kg/m Y= 0,67



193

Lad

€L

va n\ﬁ__

N + NJ

— >

¢l

A

cd

A

A

Sd

¢a




194

ESTADOS DE CARGA PROBABLES

|EN ETAPA CONSTRUCTIVA |
Peso propio , empuje de agua , de terreno (E2°), de sobrecarga
u =coef friccion suelo gravo-arenoso ( Fuente : CIMENTACIONES DE CONCRETO EN EDIFICACIONH 0,6

Me= 304898,36 Kg-m Fz*u= 46463,67 Xg= 3,94

Mv= 271927,49 Kg-m Emp=  64501,11 R= 77439,45

Fs Volc 1,12 Fsd= 0,00 excentr= camino ANALIZAR
OK

M [Kg-m]= -178051,62 kg-m Area=  54500,00 cm2 RIO= 5,02 kg/cm2

P [Kg]l = 7743945 kg w= 49504,17 cm2-m CAMINO= -2,18 kg/lcm2

Peso propio ,empuje de agua , de terreno (E2°), de sobrecarga, carga muerta

Me= 332235,31 Kg-m Fz'u=  55225,29 Xg= 3,61

Mv= 271927,49 Kg-m Emp= 64501,11 R= 92042,16

Fs Volc 1,22 Fsd= 0,00 excentr= 0,88 camino ANALIZAR
OK

M [Kg-m]= -190507,05 kg-m Area=  54500,00 cm2 RIO= 5,54 kglcm2

P [Kg] : 92042,16 kg w= 49504,17 cm2-m CAMINO= -2,16 kglcm?2

Peso propio , empuje de agua, de terreno ( E2), de sobrecarga, carga muerta

Me= 346747,60 Kg-m Fz'u=  54343,29 Xg= 3,83
Mv= 383510,59 Kg-m Emp=_ 79575,97 R= 90572,16




Fs Volc 0,90 Fsd= 0,00 excentr= 1,10 camino ANALIZAR
OK

M [Kg-m]= -283572,11 kg-m Area=  54500,00 cm2 RIO= 7,39 kglcm?2

P [Kg] = 90572,16 kg w= 49504,17 cm2-m CAMINO= -4,07 kglem2

|EN ETAPADE SERVICIO |

Peso propio , empuje de agua, de terreno ( E2), de sobrecarga,
carga muerta,VIVA ,FRENADO, VIENTO

Me= 382301,21 Kg-m Fz*u= 65990,42 Xg= 3,48

Myv= 386937,77 Kg-m Emp=  69387,79 R= 109984,03

Fs Volc 0,99 Fsd= 0,00 excentr= 0,75 camino ANALIZAR
OK

M [Kg-m]= -304343,05 kg-m Area=  54500,00 cm2 RIO= 8,17 kg/cm2

P [Kg] = 109984,03 kg w= 49504,17 cm2-m CAMINO= -4,13 kglem2

1.2.3.-DETALLE DE CALCULO DE SOLICITACIONES

ANCHO DE CALCULO = m Se obtiene grafico autocad
Fuerza de frenado

Fuerza de Frenado = 0.05*(q*L+C = 36,424 KN = 3712,9 Kg
|Fuerza de Frenado por metro lineal = 436,82 Kg/m

g = 9,35 KN/m
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CAPITULO V
ANALISIS COMPARATIVO
5.1. COMPARACION DE ALTERNATIVAS.
5.1.1 RESUMEN DE COSTOS EN DIFERENTES ALTERNATIVAS

5.1.2 COMPARACION DE ALTERNATIVAS DESDE EL PUNTO DE
VISTA ECONOMICO.

5.1.3. COMPARACION DE ALTERNATIVAS DESDE EL PUNTO DE
VISTA TECNICO.

5.2. SELECCION DE LA ALTERNATIVA MAS FAVORABLE Y FACTIBLE.



5.1. COMPARACION DE ALTERNATIVAS.

ANALISIS COMPARATIVO

5.1.1 RESUMEN DE COSTOS EN DIFERENTES ALTERNATIVAS

5.1.1.1.- ALTERNATIVA 1

RES

UPUESTO GENERAL

EGR. NILTON ENRIQUE PUMA ORTEGA

200

LONGITUD DEL PUENTE =1825MT ~ TRAMO= 96
NUMERODEPLAS= &  unid
NUMERO DE TRAMOS= 7 unid Fecha:

ITEM |CLA DESCRIPCION UNID. | CANTID. | P.UNIT.Bs | P. TOTAL Bs.
1 {ACP {ACTIVIDAD : REPLANTEOQ TOPOGRAF. E INSTAL. FAENAS Gl 1,00 45684 54 45.684,54
2 { SUB{ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXCAVADORA SAGOT AM. m3 904,70  43,06440238 38.960,54,
3 | SUB{ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXC. C/AGOT AM. C/ENTIVADO m3 3.618,821  81,34466349 294.371,37
4| SUB |ACTIVIDAD : He A Tipo A fok= 210 kylem’2 ZAPATAS m3 20180 377200963| 110101930
5 1 SUB{ACTIVIDAD : H*A°Tipo A fck=210 kg/cm"2 COLUMNAS m3 143,867  4009,905729 576.865,63
6 | SUB{ACTIVIDAD : H*A°Tipo A fck=210 kg/cm”2 VIGA DE DISTRIB. m3 119,467 4009,767543 479.006,83
7 1 SUB {ACTIVIDAD : H°A° Tipo B fck= 180 kg/cm”2 ESTRIBOS m3 474,167  4159,748016 1.972.386,12
8 1 SUB{ACTIVIDAD : RELLENO Y COMPACTADO m3 3.613,61;  101,0804443 365.265,80
9 1 SUP {ACTIVIDAD : APOYOS DE NEOPRENO dm3 441,001  341,7396731 150.707,20
10 | SUP {ACTIVIDAD : VIGA PREESFORZADA ml 546,00  3492,196676 1.906.739,39
11 1 SUP [ACTIVIDAD : LANZAMIENTO DE VIGAS Tramo 7,00i 9468359702 662.785,18
12 1 SUP {ACTIVIDAD : H° A°Tipo A fck= 210 kg/em”2 LOSA ACER. DIAFR. m3 380,24 4405,30871 1.675.074,58
13 1 SUP JACTIVIDAD : JUNTA DE DILATACION ml 58,40;  660,9471572 38.599,31
14 ¢ SUP [ACTIVIDAD : BARANDA TIPO P-E ABC ml 364,00  592,5806185 215.699,35
15 1 SUP |ACTIVIDAD : DRENAJE DE CALZADA ml 48,30;  47,64749309 2.301,37
16 | ACFACTIVIDAD : LIMPIEZA'Y RETIRO DE ESCOMBROS Ghl 1,00;  4069,532175 4.069,53

9.529.536,03
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ACTIVIDADES TIPO
LONGITUD DEL PUENTE=1825MT TRAMO 26 m
TRABAJOS PRELIMINARES
ITEM | CLA | DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs _|P. TOTAL Bs.
1| ACP |ACTIVIDAD : REPLANTEO TOPOGRAF. E INSTAL. FAENAS Gol 1) 4568453652|  45684,53652
COSTO SUBESTRUCTURA
ITEM | CLA |DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs __|P. TOTAL Bs.
2| SUB |ACTIVIDAD : EXCAV. CI RETROEXCAVADORA SAGOTAM. m3 904,704|  43,06440238| 3896053709
3| SUB IACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXC. C/AGOTAM. CENT IVADO m3 3618816 8134466349 2943713697
4 | SUB |ACTIVIDAD : H A Tipo A fck= 210 kglem"2 ZAPATAS m3 201,885, 377209963| 1101019301
5 | SUB JACTIVIDAD : H° A°Tipo A fck= 210 kglem®2 COLUMNAS m3 1438601472]  4009,905729| 5768656284
6 | SUB JACTIVIDAD : H A Tipo A fck= 210 kglem2 VIGA DE DISTRIB. m3 11946  4009,767543|  479006,8307
7 | SUB JACTIVIDAD : H° A° Tipo B fck= 180 kg/em”2 ESTRIBOS m3 47416  4159.748016|  1972386,119
8 | SUB |ACTIVIDAD : RELLENO Y COMPACTADO m3 3613,614853| _ 101,0804443 365265,795
4827875 581
COSTO SUPERESTRUCTURA
ITEM | CLA |DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs _|P. TOTAL Bs.
9 | SUP |ACTIVIDAD : APOYOS DE NEOPRENO dm3 441 3417396731 1507071959
10 | SUP |ACTIVIDAD : VIGA PREESFORZADA ml 546]  3492,196676|  1906739,385
11 | SUP |ACTIVIDAD : LANZAMIENTO DE VIGAS Tramo 7. 0468359702] 6627851791
12| SUP |ACTIVIDAD : Ho A° Tipo A fck= 210 ky/om”2 LOSA ACER. DIAFR. m3 38024 440530871 1675074584
13| SUP |ACTIVIDAD : JUNTA DE DILATACION ml 5841  6609471572|  38599,31398
14| SUP |ACTIVIDAD : BARANDA TIPO P-E ABC ml 364]  592,5806185| 2156993451
15 | SUP |ACTIVIDAD : DRENAJE DE CALZADA mi 483 4764749309]  2301,373916
4651906,377
TRABAJOS FINALES
ITEM | CLA |DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs _|P. TOTAL Bs.
16 | ACF |ACTIVIDAD : LIMPIEZA Y RETIRO DE ESCOMBROS Gol 1] 4069532175 4069532175
9.529.536,03
LONGITUD DEL PUENTE =182.5 MT TRAMO = 26 m
NUMERO DE PILAS = .
6 unid
NUMERO DE TRAMOS = .
7 unid
RESUMEN DE PRECIOS EN BS
SUBESTRUCTURA| TOTAL  4.827.875,58)|
SUPERESTRUCTURA| TOTAL  4.651.906,38]
COSTO SIN TOMAR EN CUENTA EL TRABAJO TOTAL 9.479.781,96
PRELIMINAR Y FINAL C/ML 52.086,71




5.1.1.2.- ALTERNATIVA 2

PRESUPUESTO GENERAL
EGR. NILTON ENRIQUE PUMA ORTEGA
LONGITUD DEL PUENTE =1825MT ~ TRAMO =

202

304 m
NUMERODEPLAS= 5  ynid
NUMERO DE TRAMOS = 6 unid Fecha: nov-12
ITEM |CLA DESCRIPCION UNID. | CANTID. | P.UNIT.Bs | P. TOTAL Bs.
1 1 ACP ACTIVIDAD : REPLANTEO TOPOGRAF. E INSTAL. FAENAS Ghl 1,00 45684 54 45,684,54]
2 1 SUB {ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXCAVADORA JAGOTAM. m3 880,40 43,06440238 37.914,07
3 1 SUB {ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXC. C/AGOTAM. CIENTIVADO m3 3.521,62 81,34466349 286.464,67
41 SUB {ACTIVIDAD : H° A’ Tipo A fck= 210 kg/em"2 ZAPATAS m3 302,66 3753,230965 1.135.962,27
5 | SUB{ACTIVIDAD : H*A°Tipo A fck=210 kg/cm"2 COLUMNAS m3 128,24 4006,842274 513.841,84
6 | SUB{ACTIVIDAD : H*A°Tipo A fck=210 kg/cm”2 VIGA DE DISTRIB. m3 105,80 4010,320376 424.273 57
7 | SUB{ACTIVIDAD : H® A° Tipo B fck= 180 kg/cm”2 ESTRIBOS m3 474,16 4159,748016 1.972.386,12
8 | SUBACTIVIDAD : RELLENO Y COMPACTADO m3 3.496,96 101,0804443 353.473,91
9} SUP {ACTIVIDAD : APOYOS DE NEOPRENO dm3 378,00 341,7396731 129.177,60
10§ SUP |ACTIVIDAD : VIGA PREESFORZADA ml 547,20 4543,772189 2.486.352,14
11§ SUP {ACTIVIDAD : LANZAMIENTO DE VIGAS Tramo 6,00 112051,1298 672.306,78
12 1 SUP {ACTIVIDAD : H°A°Tipo A fck=210 kg/lcm™2 LOSA ACER. DIAFR. m3 383,66 4402,106699 1.688.929,86
13§ SUP {ACTIVIDAD : JUNTA DE DILATACION ml 51,10 660,9471572 33.774,40
14} SUP {ACTIVIDAD : BARANDA TIPO P-E ABC ml 364,80 592,5806185 216.173,41
15 | SUP |ACTIVIDAD : DRENAJE DE CALZADA ml 49,32 47,64749309 2.349,97
16 | ACFACTIVIDAD : LIMPIEZA'Y RETIRO DE ESCOMBROS Ghl 1,00 4069,532175 4,069,53

10.003.134,68




ACTIVIDADES TIPO
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LONGITUD DEL PUENTE=1825MT TRAMO 304 m
TRABAJOS PRELIMINARES
ITEM | CLA | DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs |P. TOTAL Bs.
1 | ACP IACTIVIDAD : REPLANTEQ TOPOGRAF. E INSTAL. FAENAS Gol 1] 4568453652  45684,53652
COSTO SUBESTRUCTURA
ITEM | CLA |DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs  |P. TOTAL Bs.
2 | SUB |ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXCAVADORA SAGOT AM. m3 880,404]  43,06440238] 3791407212
3| SUB |ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXC. C/AGOTAM. CENTIVADO m3 3521616, 8134466349  286464,6684
4 | SUB IACTIVIDAD : H° A° Tipo A fck= 210 kglem™2 ZAPATAS m3 302,6625, 3753230065  1135962,267
5 | SUB JACTIVIDAD : H° A° Tipo A fck= 210 kglem™2 COLUMNAS m3 1282410938]  4006,842274| 5138418357
6 | SUB JACTIVIDAD : H° A° Tipo A fck= 210 kglem2 VIGA DE DISTRIB. m3 10579543121 4010320376, 4242735733
7 | SUB JACTIVIDAD : H° A° Tipo B fck= 180 kg/em”2 ESTRIBOS m3 47416  4159,748016|  1972386,119
8 | SUB /ACTIVIDAD : RELLENO Y COMPACTADO m3 3496,956406|  1010804443|  353473,9074
4724316443
COSTO SUPERESTRUCTURA
ITEM | CLA |DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs  |P. TOTAL Bs.
9 | SUP |ACTIVIDAD : APOYOS DE NEOPRENO dm3 378]  341,7306731|  129177,5964
10 | SUP [ACTIVIDAD : VIGA PREESFORZADA ml 5470  4543772189| 2486352142
11 | SUP |ACTIVIDAD : LANZAMIENTO DE VIGAS Tramo 6 112051,1298|  672306,7786
12 | SUP |ACTIVIDAD : Ho A° Tipo A fck= 210 ky/em”2 LOSA ACER. DIAFR. m3 383,664  4402,106609|  1688929,865
13 | SUP |ACTIVIDAD : JUNTA DE DILATACION ml 5111 6609471572]  33774,39973
14 | SUP |ACTIVIDAD : BARANDA TIPO P-E ABC mi 3648 502,5806185| 2161734096
15 | SUP |ACTIVIDAD : DRENAJE DE CALZADA ml 4932] 4764749300  2349,974359
5229064,165
TRABAJOS FINALES
ITEM | CLA |DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs |P. TOTAL Bs.
16 | ACF |ACTIVIDAD : LIMPIEZA Y RETIRO DE ESCOMBROS Gol 11 4069532175| 4069532175
10.003.134,68
LONGITUD DEL PUENTE =182.5 MT TRAMO = 30,4 m
NUMERO DE PILAS = .
5 unid
NUMERO DE TRAMOS = .
6 unid
RESUMEN DE PRECIOS EN BS
SUBESTRUCTURA| TOTAL  4.724.316,44)
SUPERESTRUCTURA| TOTAL  5.229.064,17]
COSTO SIN TOMAR EN CUENTA EL TRABAJO TOTAL 9.953.380,61
PRELIMINAR Y FINAL CIML 54.568,07




5.1.1.3.-ALTERNATIVA 3

EGR. NILTON ENRIQUE PUMA ORTEGA

LONGITUD DEL PUENTE =182.5MT ~ TRAMO =

204

365 m
NUMERODE PLAS= 4 unid
NUMERO DE TRAMOS= 5  ynid Fecha:

ITEM |CLA DESCRIPCION UNID. | CANTID. | P.UNIT.Bs |P. TOTAL Bs.
1 1 ACP {ACTIVIDAD : REPLANTEO TOPOGRAF. E INST AL. FAENAS CGhl 1,00 45684,54 45.684,54]
2 SUB {ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXCAVADORA JAGOT AM. m3 833,42 43,06440238 35.890,91
3 1 SUB {ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXC. C/AGOT AM. CIENT IVADO m3 3.333,70 81,34466349 271.178,38
4 1 SUB {ACTIVIDAD : H* A°Tipo A fck= 210 kglem™2 ZAPATAS m3 296,63 3732,844355 1.107.288,55
5 | SUBACTIVIDAD : H° A°Tipo A fck=210 kg/cm”2 COLUMNAS m3 109,37 4009,904527 438.569,92)
6 | SUB{ACTIVIDAD : H* A°Tipo A fck=210 kglem”2 VIGA DE DISTRIB. m3 93,22 3981,383117 371.138,60
7 1 SUB {ACTIVIDAD : H A°Tipo B fck= 180 kg/em”2 ESTRIBOS m3 474,16 4159,748016 1.972.386,12
8 | SUB IACTIVIDAD : RELLENO Y COMPACTADO m3 3.286,95 101,0804443 332.246,80
9 | SUP {ACTIVIDAD : APOYOS DE NEOPRENO dm3 315,00 341,7396731 107.648,00
10 { SUP |ACTIVIDAD : VIGA PREESFORZADA ml 547,50 6531,508821 3.576.001,08
11} SUP |ACTIVIDAD : LANZAMIENTO DE VIGAS Tramo 5,00 141148,3997 705.742,00
12§ SUP |ACTIVIDAD : H°A° Tipo A fck=210 kg/cm”2 LOSA ACER. DIAFR. m3 381,40 4419,676102 1.685.664,47
13 | SUP |ACTIVIDAD : JUNTA DE DILATACION ml 43,80 660,9471572 28.949,49
14+ SUP {ACTIVIDAD : BARANDA TIPO P-E ABC ml 365,00 592,5806185 216.291,93
15§ SUP |ACTIVIDAD : DRENAJE DE CALZADA ml 50,25 47,64749309 2.394,29
16 | ACFIACTIVIDAD : LIMPIEZA'Y RETIRO DE ESCOMBROS Ghl 1,00 4069,532175 4.069,53

10.901.144,60
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ACTIVIDADES TIPO

LONGITUD DEL PUENTE=1825MT TRAMO 365 m
TRABAJOS PRELIMINARES
DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs _|P. TOTAL Bs.
ACTIVIDAD : REPLANTEO TOPOGRAF. E INSTAL. FAENAS Ghl 1| 45684,53652 45684,53652
COSTO SUBESTRUCTURA
DESCRIPCION UNID. |CANTID. P.UNIT.Bs _ |P. TOTAL Bs.
ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXCAVADORA SAGOT AM. m3 833,424| 4306440238 35890,90649
ACTIVIDAD : EXCAV. C/ RETROEXC. C/AGOT AM. C/ENT IVADO m3 3333606 8134466349 271178,3793
ACTIVIDAD : H° A° Tipo A fck= 210 kg/cm"2 ZAPAT AS m3 296,634]  3732,844355 1107288,552
ACTIVIDAD : H° A° Tipo A fck= 210 kg/cm"2 COLUMNAS m3 109,3716624|  4009,904527 438569,9242
ACTIVIDAD : H° A° Tipo A fck= 210 kg/cm”2 VIGA DE DISTRIB. m3 93,2185106; 3981383117 371138,6043
ACTIVIDAD : H° A° Tipo B fck= 180 kglem”2 ESTRIBOS m3 474,16]  4159,748016 1972386,119
ACTIVIDAD : RELLENO Y COMPACTADO m3 3286,954338] 1010804443 332246,805

4528699,291
COSTO SUPERESTRUCTURA
DESCRIPCION UNID. {CANTID. P.UNIT.Bs _ |P. TOTAL Bs.
ACTIVIDAD : APOYOS DE NEOPRENO dm3 315 3417396731 107647,997
ACTIVIDAD : VIGA PREESFORZADA ml 5475 6531508821 3576001,08
ACTIVIDAD : LANZAMIENT O DE VIGAS Tramo 5| 141148,3997 705741,9983
ACTIVIDAD : H° A° Tipo A fck= 210 kg/cm”"2 LOSA ACER. DIAFR. m3 3814, 4419676102 1685664,465
ACTIVIDAD : JUNTA DE DILATACION ml 438! 6609471572 2894948549
ACT IVIDAD : BARANDA TIPO P-E ABC ml 365|  592,5806185 216291,0257
ACT IVIDAD : DRENAJE DE CALZADA ml 50,25  47,64749309 2394,286528

6322691,238
TRABAJOS FINALES
DESCRIPCION UNID. {CANTID. P.UNIT.Bs __|P. TOTAL Bs.
ACTIVIDAD : LIMPIEZA Y RETIRO DE ESCOMBROS Ghl 1 4069532175 4069,532175

10.901.144,60
LONGITUD DEL PUENTE =182.5 MT TRAMO = 36,5 m
NUMERO DE PILAS = .
4 unid
NUMERO DE TRAMOS = .
5 unid
RESUMEN DE PRECIOS EN BS
SUBESTRUCTURA| TOTAL  4.528.699,29)
SUPERESTRUCTURA| TOTAL  6.322.691,24|

COSTO SIN TOMAR EN CUENTA EL TRABAJO TOTAL 10.851.390,53
PRELIMINAR Y FINAL C/ML 59.459,67
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5.1.2 COMPARACION DE ALTERNATIVAS DESDE EL PUNTO DE

VISTA ECONOMICO.

Se observa en la tabla que desde el punto de vista econdémico la eleccién se

daria por la alternativa nimero tres, el puente de 6 tramos con una luz de 30.4

m. por cada tramo.

DATOS REALES
SEGUN CALCULOS

LONGITUD TOTAL (M) 7 TRAMOS de 6 TRAMOS de 5 TRAMOS de

182,5 26 30,4 36,5
COSTO TOTAL (Millones) 9,53 10,00 10,90
SUB ESTRUCTURA 4,83 4,72 4,53
SUPER ESTRUCTURA 4,65 5,23 6,32
RELACION C.TOT./SUB 1,97 2,12 2,41
RELACION C.TOT./SUP 2,05 1,91 1,72
N° APOYOS 6 5 4
N° TRAMOS 7 6 5

RELACION LONGITUD DE PUENTE VS COSTO TOTAL

COSTO TOTAL (Millones)

11,50

11,00

/
/
//—

10,50

10,00

9,50

9,00

8,50

26 30,4 36,5

COSTO TOTAL (Millones)

En la gréfica se puede observar que a mayor longitud de tramo existe un mayor

costo
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RELACION LONGITUD DE PUENTE VS COSTO SUBESTRUCTURA

RELACION LONGITUD DE PUENTE VS COSTO SUPERESTRUCTURA

7,00
6,00 /5g
5,00 4,65 — 5,23
4,83
4,00 4,72 453
3,00
2,00
1,00 @ 1B ESTRUCTURA
=== SUPER ESTRUCTURA

0,00 T T T

26 30,4 36,5

En la gréafica se puede observar que a mayor longitud de tramo existe un mayor
costo de superestructura y un menor costo de subestructura, pero se puede notar
que el costo de la subestructura baja en tramos mas largos, pero el costo de la
superestructura va en aumento en mayor proporcion en comparacion de la

subestructura.

También se puede observar que a menor longitud de tramo existe un aumento
de costo en la subestructura y una disminucion de costo de la superestructura, la
eleccion desde el punto de vista técnico y econdmico seria el puente de vigas
isostaticas de 30.4 mt de largo de 6 tramos y 5 pilares para salvar una longitud

total del puente que es igual a 182.5m.
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RELACION LONGITUD DE PUENTE VS COSTO SUBESTRUCTURA
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RELACION LONGITUD DE PUENTE VS COSTO SUPERESTRUCTURA

14,00

12,00

0,39
y = 2,589x%

10,00

/
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8,00
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M SUB ESTRUCTURA
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2,00
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y = 8,3283x0:15%
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0O 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55 ©0
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En la gréafica se puede observar la ecuacion que forman los costos versus la

longitud del tramo, esta grafica sirve para estimar el costo con relacion a la

longitud segun la ecuacion se pudieron estimar costos para puentes de 45.6 mt,

del que obtenemos la estimacion del puente de 45m.

DATOS SEGUN LINEA DE TENDENCIA

DATOS REALES DATO EMPIRICO
SEGUN CALCULOS 40
LONGITUD TOTAL (M) | 6 TRAMOS 30,4| 5 TRAMOS 36,5| 4 TRAMOS 45,6 | 3 TRAMOS 60,8
182,5 26 30,4 36,5 45,63
COSTO TOTAL (Millones) 9,53 10,00 10,90 12,18
SUB ESTRUCTURA 4,83 472 453 4,64
SUPER ESTRUCTURA 4,65 5,23 6,32 7,54
RELACION C.TOT./SUB 1,97 2,12 2,41 2,63
RELACION C.TOT./SUP 2,05 1,91 1,72 1,61
RELACION L/20 1,30 152 1,83 2,28
N° APOYOS 6 5 4 3
N° TRAMOS 7 6 5 4
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5.1.3. COMPARACION DE ALTERNATIVAS DESDE EL PUNTO DE
VISTA TECNICO.

Conviene recordar que la mayor parte de falla o colapso de un puente radica en
la fundacion, la subestructura, eso significa que aunque se haya realizado una
serie de pruebas y estudios geoldgicos o suelos, existe mas probabilidad de

colapso si un puente tiene mayor cantidad de pilares o columnas.

Segun la hidrologia observamos que a mayor cantidad de columnas o pilares, se
reduce el area hidraulica, y como resultado existe un aumento de altura de
pilares y por ende un costo mayor en la subestructura, tal como indican los
resultados, por tanto técnicamente convendria los tramos mas largos teniendo

un limite como maximo para puentes de vigas I.

Cuando se disefia un puente nos basamos en la probabilidad de lluvias
maximas, tomamos en cuenta el caudal que pasara bajo el puente y de acuerdo a
esos datos estimamos la altura del pilar o subestructura, es la base para el
disefio de la subestructura, ese es Unico dato que nos dard como resultado la
altura de socavacién y altura de agua sobre el terreno, luego obtener la
profundidad de fundacion de pilas o columnas del puente, como es una
probabilidad, hay riesgo, si colocamos mayor cantidad de pilas existiria mayor
riesgo, lo mas aconsejable técnicamente seria disefiar un puente con tramos
largos en lo posible sin incurrir en lo antieconémico, la mas eficiente, bajo este

concepto técnicamente se elegiria la de 45 mt de longitud de tramo en vigas I.

También es importante notar que si hay una relacién de mayor profundidad de
fundacidn entonces existird un mayor costo de subestructura y esto implica que
cuanto menos pilares fundemos, serda mas econémico y técnicamente estard
limitado por el largo de tramo de superestructura al maximo aceptable, en este
caso lo maximo seria un largo de hasta 45 mt en vigas |, pero en nuestro caso se

elige desde el punto de vista técnico-econémico.
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DATOS SEGUN VALORACION TECNICA (VALORACION EMPIRICA)

DATOS REALES

DATO EMPIRICO

SEGUN CALCULOS 4,0

LONGITUD TOTAL (M) | 7 TRAMOS de | 6 TRAMOS de | 5TRAMOS de | 4 TRAMOS de

182,5 26 30,4 36,5 45,63
ESTUDIO GEOLOGICO 6,00 6,00 6,00 6,00
ESTUDIO HIDRAULICO 6,00 4.00 3,00 2,00
ESTUDIO DE SUELOS 6,00 4,00 3,00 2,00
ESTUDIO SOCAVACION 6,00 4,00 3,00 2,00
SUBESTRUCTURA 6,00 4.00 3,00 2,00
VALORACION DE FALLA 30,00 22,00 18,00 14,00
PORCENTAGE FALLA 100% 73% 60% 47%

DATOS SEGUN VALORACION TECNICA (EN PORCENTAGE)

DATOS REALES

DATO EMPIRICO

SEGUN CALCULOS 4,0

LONGITUD TOTAL (M) | 7 TRAMOS de | 6 TRAMOS de | 5TRAMOS de | 4 TRAMOS de

182,5 26 30,4 36,5 45,63
ESTUDIO GEOLOGICO 20,00 20,00 20,00 20,00
ESTUDIO HIDRAULICO 20,00 13,33 10,00 6,67
ESTUDIO DE SUELOS 20,00 13,33 10,00 6,67
ESTUDIO SOCAVACION 20,00 13,33 10,00 6,67
SUBESTRUCTURA 100,00 73,33 60,00 46,67
VALORACION DE FALLA| 3,33 133% 110% 87%
PORCENTAJE FALLA 100% 40% 33% 26%
ELECCCION N/FACT 2,00 1,00 4.00

Segun la tabla se indica que a mayores puntos de fundacion existe una mayor

probabilidad de falla por colapso de fundacion.
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5.2. SELECCION DE LA ALTERNATIVA MAS FAVORABLE Y FACTIBLE.

Segun los graficos observamos que las mas factibles desde el punto de vista técnico y

econdémico segun las condiciones que observamos los rangos de eleccion estan entre

los tramos de 30.0 m. y 36.5m., la de 26m. resulta mas econémica pero tiene dos

inconvenientes, primero que la subestructura resulta més caro debido al niumero de

pilas que presenta se reduce su area hidraulica y en época de crecidas, aumenta su

socavacion, existe mas riesgo de colapso.

La seleccidn de la alternativa mas favorable y mayor factibilidad a elegir segun la

valoracion técnica y econdmica seria el puente de tramo igual a 30.4 mt. con tramos

iguales.
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CAPITULO VI
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
6.1. EVALUACION DE RESULTADO

Los resultados demuestran en nuestro caso que a menor longitud de tramo existe un
aumento de costo de la subestructura, y una disminucion de costo de subestructura,
esto explica que el precio de la subestructura depende directamente de la cantidad de

pilas, mayor cantidad de pilares, mayor costo.

La mayor parte de falla o colapso de un puente radica en la fundacion, la
subestructura, eso significa que aunque se haya realizado una serie de pruebas y
estudios geoldgicos o suelos, existe mas probabilidad de colapso si un puente tiene
mayor cantidad de pilares o columnas, lo ideal seria que no existiera pilares, pero al
tener una limitante en vigas | estructura de hormigon pretensado, bajo criterio
conservador se elige la alternativa realizable en nuestro medio cumpliendo con el

disefio tanto técnica y econdmicamente factible.

Segln la hidrologia, en nuestro medio se tienen datos pluviométricos que estan
sujetos al error humano, razon por la cual se obtiene la probabilidad de lluvias
méaximas o crecidas para cierto periodo de retorno, el caudal que proviene al pasar por
debajo de la estructura causa socavacion en los pilares y si el area hidraulica es mayor

que el esperado puede causar un colapso de un puente.

Observamos que a mayor cantidad de columnas o pilares, se reduce el éarea
hidraulica, y por ende una mayor socavacién como resultado existe la probabilidad de
colapso, por tanto técnicamente se elegiria los tramos mas largos teniendo un limite
como maximo para puentes de vigas I, en nuestro caso la viga de 36.5 mt cumple

tanto técnicamente y econémicamente.
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También es importante notar que si hay una relacion de mayor profundidad de
fundacion entonces existira un mayor costo de subestructura y esto implica que
cuanto menos pilares fundemos, ser& mas econdmico la subestructura, pero
aumentara el costo de la superestructura y técnicamente estard limitado por el largo
de tramo de superestructura al maximo aceptable, en este caso lo méaximo seria un
largo de hasta 36.5 mt en vigas I, pero en nuestro caso se elige desde el punto de vista

técnico-econdmico.

Se eligieron tramos iguales por las razones de simetria, para no tener el inconveniente
de tener tramos de diferente altura por lo que en tramos iguales se optimiza la
seccion, se trabajaria con el méximo exigido para tener un solo nivel en vigas de
distribucion caso contrario el desnivel nos ocasionaria problemas durante la

ejecucion.

Se pueden realizar puentes de tramos variables pero dependen de la topografia del
lugar, pero en nuestro caso tenemos una topografia casi plana por lo tanto seria

inviable realizar una construccion de tramos variables.

6.2.- RECOMENDACIONES.

Los puentes deben ser proyectados para cumplir satisfactoriamente las condiciones
impuestas por los estados limites previstos en el proyecto, se considerd todas las
combinaciones de carga que puedan ser ocasionadas y también cumplir las exigencias
de durabilidad y servicio requeridas de acuerdo a sus funciones, importancia y

condiciones ambientales.

Estos puentes se disefiaron teniendo en cuenta los estados limite que se especificg, y
cumplir con los objetivos de constructibilidad, seguridad y serviciabilidad, asi como

con la debida consideracion en lo que se refiere a inspeccion, economia y estética.
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Se debe tener cuidado al usar las normas de construccion debido a que existen
diversos criterios en cuanto a cuantificar la carga viva, algunas normas lo aminoran y
otros lo mayoran, por lo tanto en construccion de puentes se debe actuar con
equilibrio y prudencia ya que el riesgo de colapso por fuerzas naturales y humanas es
mayor debido a cargas vivas que pueden actuar y fuerzas de la naturaleza

respectivamente.

Resulta de mucha importancia realizar el estudio geoldgico para poder fundar la

estructura y seré un factor determinante en realizar o no, la construccion del puente.

La altura de socavacion en rios es de vital importancia porque incide directamente en
el costo de un puente, se debe tener cuidado al analizar, depende de este factor la

estabilidad de la estructura.

Esta comparacion ayuda al ingeniero calculista a poder establecer una valoracién del
costo de un puente de estas caracteristicas y poder tomar en cuenta aspectos que

tienen que ver en el disefio.
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