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INTRODUCCION

El objetivo fundamental del presente trabajo,es el de

presentar dos tipos de diseño diferentes para la c.onstruc

ción del Puente sobre el río Catamao en la vía Macará-La-

guar-Zapotillo,en el sector comprendido en el Km. 28+530.

La construcción de este puente es de vital importan---

ci&, debido a que sirve de unión de una vía que integra di-

ferentes sectores fronterizos,tales como: Zapotillo,La Cci--

ba, Saucillo,Jaguay Grande, Potrerillos,Algodonal,Laguar y -

La Guatara;los mismos que,debido a SU condición geográfica

siempre han sufrido los efectos adversos de la naturaleza,

y se han sumido en la desesperación y la miseria.

Adems,este trabajo pretende enfocar nuevos ¡ntodo g de di-

seño tanto en el campo del Hormig6n, Armado como en el del

Hormig6n Preesforzado,presentando en primer lugar las di-

ferentes teorías y formas de ciculo,y luego realizar la

aplicación práctica en el diseño mismo.

Las condiciones hidrológicas variables del río Cata-

mayo han. influído en la elección de los tipos estructura-
les respectivos,evitando el diseñar pilas intermedias,las

cuales podrían poner en peligro la estructura final; por -

tanto,se analizan los siguientes tipos estructurales:
1. Usando hormigón armado,la estructura escogida es la de

Arcos empotrados con tablero intermedio.

2. Usando hormigón preesforzado,se realiza el diseño usan-

do 5 vigas postensadas simplemente apoyadas.



Se presenta el análisis de cerchas para cada diseño es~

tructural,señalndose' que,en todo caso,se deja libertad al

constructor para su elecci6n.

Al final del desarroi]ro del presente trabajo,se presenta el

presupuesto detallado para cada diseño estruetural,el cual -

ha sido realizado a base de precios iocales,nacionales y de

los precios existentes en el sitio de construcci6n,eon los -

euales se determina los precios unitarios de cada rubro inte-

grante del proyecto.



CAPITULO 1

PRINCIPIOS BÁSICOS SOBRE EL HORMIGON ARMADO Y EL
HORMIGON PREESFORZADO

1

1.1. Ventajas e Inconvenientes del Hormigón Armado Comxi

El hormigón armado presenta como ventaja indiscut i-
ble frente a los demás materiales, su cualidad de formé,-.
ceo, es decir, de adaptarse a cualquier forma, de acuerdo
con el molde o encofrado que lo contiene, lo cual propor
cióna al técnico mayor libertad al proyectar estructuras,
teniendo en cuenta al final de definir un determinado di~
seflo, la facilidad de ejecución, tanto en el encofrado co
mo de la colocación de armaduras y del hormigón. El em
pleo del hormigón armado resulta económico y casi siempre
competitivo con el acero en perfiles, ofreciendo sobre és
tos la ventaja de su mayor monolitismo y continuidad; ade
más la durabilidad y resistencia al fuego son superiores
a las.que presenta la madera y el corcho, siempre que los
recubrimientos y la calidad del hormigón sean acordes con
las condiciones del medio que rodea la estructura.

Un aspecto muy importante que hay que tener presente
al dise?íar estructuras de hormigón armado, es lo relacio-
nado a la adherencia hormigón-acero, fenómeno básico so
bre el que descansa el funcionamiento del mismo como mate
rial estructural, puesto que si no existiere adherencia,

1
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las barras no tomarían el menor esfuerzo de tracci6n y se
deslizarían a través de toda su longitud sin acompañar al
hormigón en sus deformaciones, con lo que, al fisurarse -
éste, sobrevendría bruscamente la rotura. La adherencia
cumple fundamentalmente dos objetivos: asegurar el ancla..

* je de las barras y transmitir las tensiones tangentes pesm
riféricas que aparecen en la armadura principal como con-
secuencia de las variaciones de su tensión longitudinal.

Entre los inconvenientes que presenta el hormigón ar-
mado común, tenemos los siguientes: el concreto armado no
permite utilizar del todo las cualidades de los materia,..
les que lo componen, pues mientras que en éste los esfuer
zos de trabajo utilizables no pasan de 90-100 Kg/cm en -
el hormigón y de 2.100 Kg/cm en el acero, las técnicas -
modernas nos ofrecen concretos capaces de soportar esfuer
zos de seguridad que varían de 120-180Kg/cn' y aceros es
pedales capaces de trabajar esfuerzos mayores de 10.000
Kg/cm'..

Las razones que impiden la utilización de las moder-
nas cualidades de los hormigones y aceros son fácilmente
comprensibles; en efecto, siendo el coeficiente de elasti
cidad del acero sensiblemente constante, si éste se some-
te a esfuerzos cuatro o más veces superiores a los usua~
les, sufrirá elongaciones unitarias cuatro o más veces su
periores a su vez; entonces las fisuras del hormigón a -
tensión, dejarán de ser capilares para una tensión máxima
de tracción en el acero, permitiendo el paso a los agen-
tes corrosivos atmosféricos que atacan rápidamente al ace
ro, poniendo en peligro la resistencia del elemento es-
tructural. Si la altura de la zona comprimida aumenta y
el valor de la resistencia última del acero crece, la re.
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sistencla a la compresión llega a ser considerable y obli
ga a preveer secciones de acero mayores, con objeto de -
crear una resultante inferior de tracción equivalente a
la resultante superior de compresión. Secciones tan con-
siderables de acero son difíciles de diojar y además la -
flexión de tal pieza será peligrosa debido a las fisuras
que se han de provocar; en efecto, la inercia de la pieza
permanece sensiblemente constante, mientras que la carga
posible y por lo tanto las flechas, se triplican.

• Incluso si estas dificultades no existieren, no sería
económico progresar por este camino, debido a que el aba

timiénto del eje de la fibra neutra y la disminución de -
la altura útil, producidos por estar las barras necesaria
mente colocadas en varias capas, ocasiona una variación -
del brazo de palanca del par interno, perdiéndose de este
modo, en parte, la ventaja que se buscaba, resultando de
esta manera un elemento estructural antieconómico.

Las condiciones de ejecución de la obra reaccionan en
el mismo sentido sobre este problema. El hormigón armado
alcanza ya, en ocasiones, el límite de las complicaciones
prácticas aceptables, pues una jungla de varillas de re-
fuerzo impiden que el hormigón llegue a su lugar, debido
a que hay que colar un concreto plástico casi líquido y
esta fluidez va en detrimento de las cualidades del mate-
rial mismo y, en particular, de la resistencia unitaria.

Si a todo ésto agregamos las fallas de muchos disea,.
dores, de mantenerse apegados al principio del hormigón -
armado dentro de la teoría clásica: "Obtener los momentos
resistentes por la creación de un par de fuerzas, una de
ellas resultante de las compresiones del hormigón y la o-
tra de tracci6n del acero", entonces intentando explorar
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nuevas rutas, nació la idea del hormigón preesforzado, in

dicando que decimos una nueva ruta, debido a que el prin-
cipio del hormigón preesforzado no estriba en la oposi-

ción de una fuerza de compresión, por un lado, y por una
fuerza de tracción soportada por el acero en la cual no -
participa el cbncreto, por otra, pues el principio del -
preesfuerzo se enuncia así: "Eliminación de tensiones en
el hormigón". Esto se realiza por la creación, dentro de
la zona normalmente tensada, de compresiones introducidas
artificialmente; compresiones superiores, en valor absolu
to, a las producidas por las cargas, de tal manera que, -

en definitiva, la sección de hormigón se halle totalmente
sometida a compresiones. Son estas compresiones creadas
artificialmente las que reciben el nombre de "preesforza

dos".

Si históricamente buscamos la idea del preesforzado,
vemos que ésta fue larga, quizá mucho más que la del hor-
migón armado, puesto que numerosos técnicos buscaban los
medios apropiados para disminuir la fisuración del hormi-
gón a tensión. Desde 1888, C.E. W. Dhring sacó una pa-
tente en la cual expresó algunos principios de preesforza
do, no obstante fracasó. Luego de varios aflos, en 1907,
los alemanes Kner y Lundt intentaron una comprobación de
esta idea, pero también fracasaron, hasta que M. Preyssi-

net reconsideró el problema con bases más sólidas, pues a
bandonando las ideas de Kóner, trató de colocarse en con-
diciones parecidas a ciertos arcos donde el esfuerzo nor-
mal compensa las tracciones, produciendo así, exclusiva-
mente, compresiones en las cuales el hormigón resiste ade
cuadamente. Es por esto que el desarrollo moderno del -
hormigón preeforzado se le acredita a Freyssinet, fraxi-
cés, quien en 1926 descubrió el fenómeno de deformación -
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lenta bajo carga y sucesivamente dedujo las leyes de re-

tracción de las deformaciones y de los estados hidrom&tri

cos.

1 • 2. Princpos Generales y Ventajas del Horrnig6nPrees
forzado

Se llaman Construcciones Preesforzadas a aquellas
construcciones que antes dela aplicación de las cargas
que soportarán, o al mismo tiempo, si son cargas permanen
tes, quedan sometidas a un sistema de esfuerzos permanen-
tes creados artificialmente con objeto de obtener esfuer-
zos suplementarios, preferentemente de sentido contrario
a los ocasionados por las cargas, de modo que las resul-
tantes del conjunto de fuerzas aplicadas (cargas y esfuer
zos permanentes así creados) no ocasionen esfuerzos que
el o los materiales utilizados no estén en condiciones de
soportar indefinidamente con toda seguridad.

Se puede aceptar la siguiente definición: "Concreto

preesforzado es el concreto reforzado en el cual se han
introducido esfuerzos internos de magnitud y distribución
tales que los esfuerzos resultantes de las cargas se con-
trarrestan hasta un nivel desea1o"t En definitiva, ésto
induce a crear compresiones que contrarresten las tensio-
nes inherentes a las cargas; esta labor está encargada a
cables de refuerzo de alta resistencia.

Para explicar estos principios generales, supongamos
una pieza de hormigón armado en flexión: Antes de óolar
el hormigón, ejerzamos una tracción sobre las varillas de
refuerzo; éstas sufrirán una elongación debido a la trae-

+ Reglamento ACI 318-714 p. 209



ción; luego que el hormigón se ha colado y ha fraguado, -
suprimimos la tracción; las varillas tendrán que volver a
su longitud primitiva y comprimirán enérgicamente al hor-
migón, acortándolo, realizando por este sencillo método
un preesforzado. Si este preesfuerzo se ejerce dentro
del núcleo central, toda la zona estará comprimida; si el
preesfuerzo es excéntrico con respecto a este núcleo,crea
rá compresiones en las fibras contenidas en cierta zona y
tracciones en las otras; será necesario, por lo tanto, co
locar juiciosamente las barras destinadas a crear el pre-
esforzado y ejercer en ellas tracciones tales que la com-
presión originada sea igual o superior a las tracciones -

creadas por las cargas y sobrecargas y por otra parte,que
las tensiones de la zona en tensión, por el efecto de un

preesforzado excéntrico, sean inferiores, en valor absolu
to, a las compresiones normales ocasionadas por la carga
mínima,

P reten sad o	 Esfuerzos	 Esfuerzos
elementales	 totales

Estos diagramas indican un preesforzado que sólo oca-.
siona compresiones.

Los siguientes diagramas representan un preesforzado
que ocasiona tracciones.

Pretensado	 Esfuerzos	 Esfuerzos
elementales	 totales
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Analizando los diagramas anteriormente presentados, -

diríamos que aunque el hormigón armado, cuerpo heterogé-

neo, necesita de métodos particulares de cálculo, el hor-

migón preesforzado, corno cuerpo homogéneo, utiliza los in

todos de cálculo de estos últimos cuerpos; esto debido a

que los esfuerzos sufridos por el concreto preesforzado

están siempre comprendidos entre los límites superior e -

inferior de la elasticidad, mientras que si se trata del

hormigón armado, en las zonas tensadas, el hormigón reba

ea el límite inferiof' de la elasticidad y sufre, por lo -

tanto, deformaciones plásticas. Además se verifica que -

el momento resistente en una pieza preesforzada es supe-

rior en tres veces al momento de la misma pieza de hormi-

gón armado. Se ha visto anteriormente que en el cuadro -

de la teoría clásica, el concreto armado no admite la uti

lización de hormigones y aceros de alta resistencia; 	 en

las teorías del preesforzado, las razones que prohiben es

te uso se eliminan automáticamente;y, seguidamente analiza

remos algunas de ellas.

1.2.1. Elongaciones excesivas del acero aesfuer-

zos elevados

En una obra de concreto preesforzado, esta

elongación importa poco, ya que se produce antes del cola

do del hormigón e independientemente de aquél; por lo tan

to no puede ocurrir el agrietamiento del hormigón.

1.2.2. Imposibilidad de alojar el número devari-

has normales

La posible utilización de aceros especiales

permite salvar la dificultad y además la sección de los



cables representa la cuarta o quinta parte de la que se-

ría necesaria con aceros. normales.

1.2.3. Flexibilidad exagerada de las piezas con mo-

mentos de inercia peque.os	 considerables

momentos resistentes

Esto se reduce en el preesfor.zado por dos -

causas:

a. En una pieza de concreto armado se hace el cálculo -

del momento de la inercia de la sección total, sin to

mar en cuenta las partes en tensión, fisuradas o miorofi-

suradas, puesto que 1a presencia de todas estas fisuras -

disminuye en cierto grado la inercia total de la pieza; -

este inconveniente no se presenta en el hormigón preesfor

zado, debido a que el hormigón permanece comprimido y sin

fisuras.

b. La deformación de una viga es proporcional al alarga,-

miento relativo de su acero en él hormigón armado y -

al de su fibra más tensada en hormigón preesforzado, te-

niendo una relación entre ambos alargamientos igual a 4.

1.2.4. Necesidad de mantener las secciones de las

piezas de tal maguitud que el valor de T/bz

permanezca inferior a la carga de seguridad

por cortante

Esta es una de las principales ventajas del

preesforzado, puesto que el efecto de cizallamiento se r

duce considerablemente, por causa de los esfuerzos intro-

ducidos en el esfuerzo previo; así, si en el hormigón ar-

mado comin, el cortante máximo se ejerce sobre los esfuer
(



zos normales debidos a la flexión, los cuales son nulos o
negativos, en el hormigón preesforzado estas mismas zonas

están ya comprimidas. &i la mayoría de vigas los cables
tienen una forma más o menos parabólica fuera de la zona
central. Si analizamos una sección x-x, representada en
la figura siguiente, vemos que el cortante es igual al
que sufriría una viga idéntica y cargada igualmente, dis-
minuido en la componente vertical del esfuerzo total del

preesforzado que actúa en la sección considerada.

Siendo F	 Esfuerzo de anclaje.
P . = Esfuerzo de tracción en el cable, en esa seo

ción.

f = Resultante de las reacciones del hormigón so
bre el cable.

= Inclinación de F sobre la horizontal.

El esfuerzo cortante de todas las fuerzas situadas a
la izquierda de la sección considerada es V - F2senx'.

Como resultado de este análisis, podemos observar que
el hormigón preesforzado presenta cualidades que buscamos
para la utilización total de las posibilidades que nos o-
frece la técnica moderna, pues utilizamos menos cantidad
de acero, menos metros cúbicos de hormigón para' una misma
resistencia, será más económico, a pesar del costo ligera
mente mayor de los aceros especiales y de las condiciones
peculiares de mano de obra.
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193. Estudio Físico de los Hormigones

1.3.1. Definici6n de compresión triaxial.

La noción "compresión triaxial" es muy re-
ciente; su principio se basa en la distinta resistencia
que ofrecen los cuerpos solicitados, en una sola direo-.
ción en el espacio, raramente en dos y los, cuerpos solici

tados simultáneamente en tres direcciones. Por ejemplo,

si colocamos una probeta cúbica de hormigón, acero o cual

quier otro material entre dos placas de una prensa hidráu

lica, a cierta presión el cubo se romperá; ahora, si a la

misma probeta cilíndrica se le ejercen presiones sobre

las caras laterales, necesitaremos presiones diez veces -

mayores que a las de rotura normales. Si las probetas en

las cuales se realizan las experiencias, colocáramos al

material sin huecos, y por tanto, las mismas resulten ri-

gurosamente compactas, la resistencia a la compresión -

triaxial sería infinita. Por otra parte, se debe anotar

que el hormigón debido a ciertos fenómenos físicos, está

por sus esfuerzos internos, sometido a compresi6n.tri.al

y ésto es lo que condiciona el fenómeno de retracción de

fraguado.

1.3.2. Leyes generales que rigen la física del hor-

ini gdn

Definiendo exactamente al concreto, tomando

como estudio el de las leyes internas que lo rigen, M.

Preyssinet y demás autores modernos lo definen como cuer-

po formado por un aglomerado de gránulos de grava, de are

na y de cemento, cuyas dimensiones varían desde una frac-

ción de micrón hasta varios centímetros y que constituyen
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un esqueleto sólido. La parte fluida, formada por el a-.
gua, vapor de agua y aire, está sometida a condiciones di
ferentes de los líquidos propiamente dichos, dando lugar
a fenómenos muy particulares.

El conjunto del hormigón tiene la apariencia exterior
de un cuerpo sólido, pero internamente está formado por t

na red de innumerables y pequefísimos canales, que contie

nen a la parte fluida en un movimiento perpetuo, variando
las propiedades del conjunto en función del tiempo y del
espacio. Luego de exponer esta definición, analizaremos
la ley de Física que relaciona las condiciones de las fa-
ses fluidas, la cual dice:. "Todo líquido contenido en ca.-
nales de diámetro D suficientemente pequefo, a los cuales
moje, se caracteriza por la formación de una superficie
líquida gaseosa que afecta la forma de menisco y cuyas -
propiedades son análogas a las de una membrana elástica".

Dicha superficie está sometida a las leyes de la tensión
superficial, que tienden a reducir al mínimo la superfi-.

cie de la materia; esa tensión superficial origina en el
líquido un estado de tracción isótropa que, a su vez, se
transmite a las paredes; un líquido en estas condiciones
puede sufrir entonces enormes tracciones sin romperse, e-
quilibrarido la tensión superficial, la diferencia de pre-
siones ejercidas sobre el gas y sobre el líquido, sea:

II[ -: Fu E 2

dII	 1

fr/N75c O

• De la fórmula general de Laplace, para superficies de
menisco cualquiera, se pueden deducir las expresiones si-
guientes:
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AP	 4A/d para un canal

AP	 2A/d para una lámina

AP = Diferencia de presiones
A = Constante
d = diámetro del canal

En un canal microscópico análogo al que describíamos
anteriormente, coexisten tres aspectos fundamentales:

a) el líquido que circula por el canal
b) el gas que circula por el canal
c) el vapor del líquido

Se ha demostrado que la tensión originada por el va

por, bajo las condiciones especiales de los canales mi.-
croscópicos, es igual a la tensión en una atmósfera en

equilibrio, a una altura L sobre la superficie, o sea,
L = 2A/d, en donde	 es la densidad del líquido. Siendo
-la relación de tensiones de vapor a la alturaL y en la

superficie, tendremos:

1.log nep2A	 -.
= d = d.vapor 	 1.293

l+at

Para agua a 15 grados centígrados, la relación queda:

11.300 log nep

Para generalizar esta fórmula, consideremos el caso
en que la temperatura al exterior del cuerpo y la del
cuerpo mismo sean diferentes, sean T y t estas temperatu-
ras, entonces el cuerpo tomará un estdo de equilibrio, en
función de las relaciones de tensiones de vapor HT y H a
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las temperaturas indicadas; sacando una fórmula general
para el hormigón que será:

AP	 2A/d = 1.300 log nep HT/H

Por tanto, tres son los parámetros que condicionan la.
vida interna del concreto, el diámetro del canal, el. esta
do higrométrico H/H, y la depresión LP creada por este
estado físico.

Entonces notamos que la tensión superficial crea un
estado de tracción en el seno del líquido (estado isdtro-.
po); el líquido transmitirá esta tracción a las paredes;
por tanto, el sólido que forma estos canales estar some-
tido a un estado de tracción isótropo y por consiguiente
a una "compresión triaxial".

1.3.3. Fenómeno de la retracción

Si considerarnos un hormigÓn en equilibrio
con un estado higrométrico a a cierta temperatura consta
te y una sección plana igual a la unidad 	 cual se
pondrá de: zonas sólidas Wp; canales llenos de aire con
un diámetro d superior al crítico y su área s; canales
llenos de agua para diámetros inferiores a d y su área
)m y además basados en los principios expuestos anterior

mente, tenernos que se origina una deformación por acorta
miento definido por o<=	 siendo 1 el acortamiento bajo
la acción de una compresión triaxial unitaria indicando
que la fórmula queda definida:

c= 1.	 1300 log nep	 x

siendo Ej el módulo de elasticidad verdadero del hormigÓn,
considerando Freyssinet, para el cálculo de la retracciÓn,

(
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un valor igual a 2:E.

Con el objeto de llegar a dar un postulado general so
bre la retracción, veamos las diferentes etapas que se su
ceden; así, vemos que la coexistencia de fases líquidas y
gaseosas, da lugar a una compresión triaxial para un esta
do higrométrico E que produce un acortamiento elástico

del concreto; las secciones mojadas están sujetas a modi-.
ficacionesdependierites de la naturaleza del concreto y -
de los parámetros E T y t; entonces, la retracción será
una función de: los estados higrométricos , de las tem-
peraturas exteriores e interiores y de la calidad del con
creto, anotando que estas condiciones solamente son váli-
das para un medio EN equilibrio; pero se debe decir que
desde el momento de la fabricación del hormigón, las fases
líquidas y gaseosas buscan un equilibrio, pues el estado
higrométrico del mismo, es variable. En definitiva, el -
postulado de la retracción indica que por no alcanzarse-
nunca el equilibrio de las fases, la retracción se prolon
ga por un espacio de tiempo ilimitado, presentando su cur
va representativa una forma asintótica paralela al eje de
los tiempos, apreciándose su máximo para cierto valor de
la variable tiempo, generalmente un afio o más.

1.3.4. Elasticidad de los hormigones

Además de una deformación permanente, en
parte instantánea y en parte creciente con el tiempo, des
compondremos en dos fases todas las deformaciones de los
hormigones.

a. Deformaciones el ásticas del sólido

El esqueleto reaccionando como todos -
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los sólidos de elasticidad Er producirá una deformación

	

d del hormigón igual a 	 ei = P/Ev.

b. Deformaciones debidas a causas internas

Bajo la acción de una carga P, la defor
mación elástica del esqueleto sólido del hormigón, dismi-
nuye el volumen de los canales, pero con desplazamiento —
de agua; pero debido al pequeFlo diámetro de los canales y
a la viscosidad, se frena este movimiento. Frente a esta
imposibilidad, el agua reaccionará al principio como un -
sólido de elasticidad Ee; entonces el agua fluirá por los
canales, provocando una variación de diámetro d de los me
niscos, aumentando el estado higrométrico, disminuyendo —
la compresión de la retracción y, por tanto, producirá , un
aumento de volumen del hormigón. Si la componente de es-
te aumento es Ez. tendremos por superposición con la'de—
formación elástica del sólido, una disminución de las de
formaciones en el sentido del esfuerzo y una dilatación
transversal, ocurriéndonos ésto coma si estuviéramos fren
te a un sólido de elasticidad ficticia E3 igual a:.

P	 P—	 =
Er

La disminución de volumen es lenta y está dada por:

c= Be-	+ Ce

En definitiva, la deformación será 	 = L -

esperando que con el tiempo E 3será igual a E2 y tendre-
mos de nuevo el valor primitivo ; entonces se compren
de la diferencia entre la elasticidad instantánea y la e-
lasticidad al cabo de cierto tiempo. En resumen, bajo la
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acción de la carga P tendremos dos tipos de deformaciones:

a) Una deformación instantánea que corresponde a una e
lasticidad ficticia E l mayor que la elasticidad E5-

del sólido y esta deformación será la diferencia:
i- 2 =

b) Una deformación diferida é que aumente con el tiempo
y logre finalmente restablecer el valor del módulo -

verdadero, siendo siempre la deformación en cualquier
instante:	 Ei- 2-E

Es difícil dar fórmulas para estas leyes, pero gene^
ralmente para evaluar el valor del módulo de elasticidad,
con el cual se vaya a trabajar, se dan fórmulas comunes,
todas ellas empíricas, así:

Fórmula de Taylor y Thompson
Fórmula de Graff

Fórmula de la L.F.E.M.

siendo:

E = 19300 f'c

E 500 Íc

175 + f'c

E = -°
130 + f'p

f'c = resistencia a la compresión de probetas cúbi-
cas (

f'p = resistencia a la compresión de probetas chin
dricas

E = módulo de elasticidad en pon/ma

M. Bolomey ha experimentado varios concretos de igual
relación cemento agua, obteniendo igual resistencia, pero
compacidades diferentes; por tanto, ha propuesto dos fór-
mulas:

aE	 700R= (c + s)	 ()
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E	 (L	 (250 IR
.J 'l00+R

en donde o y s son vcílúrnenes absolutos del cemento y de
las arenas y gravas y es la densidad ; además en estas -
fórmulas interviene el factor tiempo, debido a que contie
ne el factor de la retracción.

Para los Módulos de deformación longitudinal del hor-
migón tenemos: E = 7.000 TNj para cargas y sobrecargas
permanentes y E = 21.000 \Jij para cargas que varían -
rápidamente, estando E en Kg/cm' y Nj en Kg/c&, siendo-
Nj la resistencia a la compresión a los j días de edad.

1.4. Teorías y_Cálculos del Ho6n Armado

1.4.1. Generalidades

El estudio que se realizará a continuación
permite analizar las diferentes teorías, hipótesis y cá1~
culos que se realizan en el dimensionarniento de una sec-
ción utilizando el hormigón armado; si bien es cierto que

la teoría clásica de diseño es la base para el desarrollo
actual del hormigón armado, se enfocará en el dimensiona-.
miento de las secciones, la teoría por el Método de Rotu-
ra, debido a que mediante esta utilización obtenemos mejo
res resultados, tanto en el aspecto estructural como	 en
los procesos constructivos, tratando de aprovechar al mé,
ximo las cualidades de los materiales empleados.

En todo momento, este análisis no pretende abarcar la
mayoría de los casos estructurales, sino que sirve para o
rientación futura en cálculos posteriores involucrados en
este trabajo de investigación.



1.4.2. Tabla de notaciones utilizadas en los cálcu.

los

Debido a que tanto las notaciones como las

unidad-es y especialmente las primeras difieren de unos

países a otros, es bastante dificultoso obtener una tabla

única de notaciones; en todo caso, se anota la siguiente,

la cual pretende representar los diversos símbolos que se

emplearán en los cálculos posteriores y que son comunes

en los estudios técnicos en nuestro país, los cuales cons

tan en los diferentes Reglamentos nacionales e internacio

nales.

Ac =

As =

As =

Ec =

Es =

IVI

Md =

Mu =

Nd =

Mu =

Uc =

TJs =

Vd

vu =

a =

b=

Area de sección

Area de la sección de hormigón

Area de la sección de la armadura en tracción—.A

Area del refuerzo en compresión

Módulo de deformación del hormigón en Kg/cm'

Módulo de elasticidad del acero, Kg/cm2

Módulo de elasticidad transversal

Momento de inercia

Momento flector.

Momento flector de cálculo

Momento flector último

Esfuérzo normal

Esfuerzo normal de cálculo

Esfuerzo normal último

Capacidad mecánica del hormigón

Capacidad mecánica del acero

Esfuerzo cortante

Esfuerzo cortante de cálculo

Esfuerzo cortante último

'lecha. Distancia

Ancho de la cara en compresión del elemento



19

c = Recubrimiento

Distancia de la fibra más alejada en comprésión

al centroide de refuerzo en tensión.

d = Altura dtil. Diámetro

e = Excentricidad

fc = Resistencia especificada a la compresión del

hormigón

fcd = Resistencia de cálculo del hormigón a compre-.

sión

fct = Resistencia del hormigón a tracción
fy = Resistencia especificada a la fluencia del 'ace-

ro, Kg/cm
fyd = Resistencia de cálculo del acero

p = Carga permanente

h = Canto total o peralte total del elemento, cm

1 = Longitud. Luz medida cara a cara de los apoyos
lb = Longitud de anclaje

n = Número de objetos considerados. Coeficiente de
equivalencia

q = Carga variable repartida
s = Espaciamiento. Desviación típica
x = Coordenada. Profundidad del eje neutro
y	 Coordenada. Profundidad del diagrama rectangu-

lar
Z = Coordenada. Brazo de palanca

= Angulo. Coeficiente adimensional
= Angula. Coeficiente adimensional
= Coeficiente de ponderación o seguridad. Peso

específico
m = Coeficiente de minoración de la resistencia de

los materiales
= Coeficiente de minoración de la resistencia del

hormigón
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'(5 = Coeficiente de minoración del límite elástico
del acero

'6f = Coeficiente de ponderación de las acciones
= Momento flector reducido
= Esfuerzo normal reducido
= Cuantía geométrica.
= Tensión normal
= T ensi ón t ang ent e
= Tensión de adherencia
= Coeficiente adimensional

= Cuantía mecánica

1.4 • 3. Hi6tesis admitidas de carea	 momentos
flectores

Las diferentes comprobaciones que se reali-
zan en los cálculos se deben efectuar para la hipótesis
de carga más desfavorable, es decir, para aquella compro-
bación de acciones tales que, siendo compatible su actua~
ción simultánea, produzcan los efectos más adversos en re
lación a cada uno de los estados límites, en general se,
establecen a efectos de hipótesis de carga, las 4 clases
de acciones siguientes:

- Acciones permanentes de acción constante en el tiempo.
- Sobrecargas y demás acciones variables.
- Acción del viento
- Acción sísmica.

Segi1n estas hipótesis de carga, analicemos el proceso
de rotura de una pieza : bajo tensiones normales, pudiéndo
se obtener 3 clases de rotura, así:
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1. Rotura , ' flexión

Si tenemos una viga de hormigón armado simplemente a-
poyada, sometida a cargas crecientes hasta su rotura por
flexión, y veremos, que si las cargas están colocadas en
la sección central, se pueden conocer los acortamientos y
alargamientos de las distintas fibras durante todo el pro
ceso, así como también llegar a conocer las deformaciones
de las barras, lo cual no ocurre si las caras están colo
cadas lo suficientemente lejos de los apoyos, produciéndo
se la rotura por flexión pura en la zona central, sin in

tervención del esfuerzo cortante. A lo largo del proceso
de carga, la pieza pasa por tres estados diferentes, en
todos los cuales la deformación se mantiene plana, estos
estados son:

- :Estado elástico

Las tensiones normales en las fibras comprimidas de
la sección son proporcionales a las deformaciones; esta
hipótesis es aplicable al llamado sólido elástico ideal,
cosa que pocos materiales, o quizá ninguno, se comporta,
de una manera tan sencilla. En el acero, las tensiones
serán practicamente proporcionales a las deformaciones
hasta. que alcancen valores muy próximos al límite de re-
lajamiento; en cambio en el hormigón, la relación entre
la tensión y la deformación será sensiblemente lineal,tan
solo para tensiones relativamente bajas iguales aproximar-.
damente a la mitad de la carga de rotura del material.

Deformaciones	 Tensiones
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Este estado corresponde a la situación estudiada por
el método clásico de cálculo, introduciendo la seguridad
haciendo que la tensión de trabajo no supere a la tensii

admisible	 , en la situación de servicio, es decir
bajo las cargas de uso.

- Estado de fisuración

Las tensiones de tracción fisuran al hormigón y las

fisuras comienzan a ascender hacia la zona comprimida, la
cual se va concentrando hacia la fibra superior; la fibra
más comprimida es enxiliada en su trabajo por las fibras

vecinas que toman más carga de la que , les correspondería
por el reparto lineal, entonces el diagrama de compresio
nec se encurva.

Deformaciones	 .	 Tensiones

1	 /

OJ

Q4	 CUra,
- s-	 - -- -	 - --  -	 - - -

Con este comportamiento la sección va ganando brazo
mecánico z y fuerza, normal, para poder soportar el mayor
momento a que se ve sometido.

- Estado

Al acercarse a la rotura de la pieza, la situación Sn

tes descrita llega a su límite, pues el diagrama de comp.-
presiones aparece muy plastificado con un tramo practica..
mente vertical en las fibras más cargadas, que trabajan
todas a su máxima tensión, además se ve que las fisuras
han subido mucho, ampliando su anchura y obligando a la
zona comprimida a concentrarse en la posición más alta po
sible, su brazo mecánico es máximo, llegando a la posi-.
ción máxima, dando como resultado la ruptura de la pieza.
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Deformaciones	 Tensiones
-	 -

5Li2.A

Esta situación corresponde a la posici6n de agotamien
to que es la estudiada por el método de cálculo a la Rotu
ra; en éste el factor seguridad se introduce por dos pro
cedimientos complementarios:

a. Calculando con resistencias minoradas, o sea en-
contrando el esquema de rotura, y encontrando el momento
de agotamiento Muy que correspondería a una resistencia

fbcdel hormigón fcd=	 ; y del acero fyd =ys

b. Comprobando que el momento mayorado no supere el

de agotamiento.

2. Roturas por compresión

En compresión simple el proceso de rotura es más sim
ple que el de flexión, debido a que todas las fibras es-
tén total e igualmente solicitadas a través de los distin
tos estados de carga., hasta que se alcanza el agotamiento
simultáneo de todas ellas. El problema fundamental de la.
compresión simple, es el tiempo que dura el proceso de
carga, se ve que bajo carga rápida la pieza se rompe con
tensiones	 aproximadamente iguales a f'c; pero bajo car
ga mantenida aparece el llamado Cansancio del Hormigón,el
cual origina que las piezas se rompan bajo cargas menores,
que pueden llegar a ser el 80 % de las cargas rápidas.

Roturas or tracción

En tracción simple el hormigón se fisura y es el ace-

3.

ro el que toma todo el esfuerzo, por tanto ésta forma de
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trabajo no es propia del hormigón armado.

1.404. Cálculo, de la sección de una iieza

A. Generalidades

Se analiza el\cálculo de las secciones

de hormigón armado, mediante el Método de Rotura, el cual

involucra en su estudio el análisis de las secciones de
hormigón armado, comprobando que bajo las solicitaciones

mayoradas o de cálculo, la pieza no supera cada uno de

los estados límites: , en el supuesto caso de que ambos ma

teriales, hormigón y acero tuvieran como resistencias las

Resistencias Minoradas rro de Cálculo, o sea f cd y fyd cu—

yas fórmulas son: f cd =	 fyd =

Cuando las secciones están sometidas a solicitaciones

normales, llamándose éstas a las que originan tensiones

normales sobre las secciones rectas y están constituídas

por t.. momento flector y un esfuerzo normal, se puede al-

canzar el estado ultimo de agotamiento por:

- Exceso de deformación plástica del acero
- Aplastamiento del hormigón en flexión
- Aplastamiento del hormigón en compresión.

En el primer aspecto se admite una deformación plásti
ca:, excesiva, que se fija en un 10 por 1000; en piezas so
metidas a flexión el estado límite de agotamiento se ori-
gina por aplastamiento del hormigón con deformaciónes del

orden del 3.5 por 1000; y por ultimo en piezas sometidas
a compresión se aceptan deformaciones del orden de 2 por
1000; sacando como resultado de que las tensiones que se
producen en el agotamiento de una sección no pueden deter
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minarse admitiendo un comportamiento elástico y lineal pa

ra ambos materiales.

B • Bases de cálculo

Establecemos las siguientes hipótesis:

1. Se trata de la caracterizaci6n del estado límite últi

mo, indicando que las deformaciones límites de las

secciones segi5.n el grado de solicitación, permiten ob

tener diferentes dominis especificados en el siguien-

te esquema:

Dominios de deformación de las secciones, en el esta-

do límite último de agotamiento resistente.

Dominio 1

Se caracteriza por tracción simple o compuesta, pues-

to que toda la sección se encuentra en tracción.

Dominio 2

Flexión simple o compuesta en donde el hormigón no al

canza la rotura, considerando que la máxima compre-

sión del hormigón es menor a 3.5 por 1000.

Dom. minio 3

Flexión simple o compuesta en donde las rectas de de

formación jiran alrededor del punto B. con el máximo

acortamiento del hormigón igual a 3.5 por 1000

Dominio 4

Flexión simple o compuesta; el alargamiento de la ar
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madura más traccionada está compréndia entre la de-.

formación y cero.

Dominio

Flexión compuesta en donde todas las armaduras están

comprimidas, existe una pequeña de hormig6n a tracci&i.

Dominio 5

Compresión simple o compuesta; ambos materiales trae-

bajan a compresión.

29 En lo que respecta a la compatibilidad de las deforma
ciones se admite la hipótesis de Bernoully, la cual

expresa que las deformaciones normales a una sección
transversal siguen una ley plana; siendo válida esta

hipótesis para vigas de gran canto, aceptando de que

bajo la acción de las solicitaciones, las armaduras
tienen las mismas deformaciones que el hormigón que

las envuelve.

3. Se admite 2 diagramas Tensión—Deformación del hormi~

góns

a. Diagrama parábola rectángulo de cálculo, formado
por una parábola de segundo grado y un segmento recti

líneo.

27c

b. Diagrama rectangular de cálculo, formado por un
rectángulo cuya altura es igual a 0.80 x, siendo x
la profundidad del eje neutro, y una anchura de 0.85

fyd.
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1!! 1 	 -J7
4. Que los diagramas tensión-deformación del acero, se

obtienen a partir de los correspondientes diagramas

característicos, mediante la afinidad efectuada para.
lelamente a la recta de Hooke, admitiendo como módulo

de deformación longitudinal el valor Es=2.ix10'KWcm

El siguiente diagrama nos presenta el comporta

miento de un acero natural.

5 9
 seSe aplicaMn a la sección las ecuaciones de equilibrio

estático de fuerzas y momentos, igualando las resul-
tantes de las tensines en hormigón y aceró, y. sus

momentos, a las componentes de la solicitación exte-
rior.

O. Ecuaciones de equilibrio	 compat ibili-
dad

Si se analiza una sección de hormigón
armado, de forma cualquiera y sometida a solicitaciones
normales y tangenciales, con una distribución arbitraria
de armaduras, y simétrica resr'ecto al plano de flexión so
metida a cualquier esfuerzo, las ecuaciones en estado 41~
timo de agotamiento en forma general se pueden colocar en
esta forma:



28

/J/ J	 • + Sa

J	 (-a)

Con la siguiente notación:

Nu = Esfuerzo normal rde agotamiento

e = Excentricidad de Nu referida a la armadura Ai

Asi	 Area de la sección de la armadura más tracciona

da
Asa	 Area de la sección de la armadura más comprimi-

da.
= Distancia del e • d • g. de la armadura: As a fi-

bra más tracciónada o menos comprimida
da = Distancia del c.d.g. de la armadura As a la'fi

bra más comprimida o menos traccionada
ec

As	

±	 +	
A' iA

IL

ÑO	 i	 T)siO3€ E3

L Hoiio,

Analizando las fórmulas más prácticas para el cálculo
de secciones para este método, definimos en primer lugar
que las resistencias de cálculo de ambos materiales, hor-
migón y acero son f cd y fyd.

A continuación indicaremos las diferentes fórmulas
viendo el comportamiento de las secciones a solicitacio
nes de flexión Simple o Compuesta.

1. Ecuaciones de equilibrio

Para seccibnes rectangulares sometidas a flexión sim-

ple con profundidades del eje neutro no superiores al va
br límite, las ecuaciones en el estado ditimo de agota
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miento son:

0= b.x.fcd. y' + A'. 2 - A.fyd

Mu= b.x.fcd. q .(d-	 ..x) + A .

,'	 + 1.36 x 10 .fyd
1

En la práctica se pueden adoptar valores experimentam.

les tales como:

= O ;	 = 0.1667 ;	 = fyd ; ,'= 0.6881 y  ^ = 0.4160

Entonces las ecuaciones de. equilibrio pueden ponerse

en forma adimensional de la siguiente forma:

o

U = Uc. + a/0e	 (1— )
De donde obtenemos: 	 fyd

siendo d' la distancia del c.d.g. de la armadura A l a la

fibra más comprimida del hormigón.

29 Dimensionamiento de secciones

En los distintos problemas de dimensionamiento de seo
ciones rectangulares sometidas a flexión simple, siempre

se conocen, tanto el momento de cálculo Md, como las re-
sistencias de cálculo de los materiales.

Con el objeto de simplificar los cálculos en el dimen

sionamientó de las secciones, se ha elaborado una univer-

sal, en la cual se trabaja con valores reducidos, los oua

les nos permiten obtener los diferentes valores de la ca

pacidad mecánica de las armaduras; por la importancia de
la misma se la anotará seguidamente.
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Una vez conocidos los valores anteriormente expuestos,
calculamos el momento reducido de cálculo usando la si-

guiente f6rmula:

• M 	 = Momento reducido de cálculo
b.d.fcd

Es necesario para aprovechar la armadura de tracción,

de disponer de armadura de compresión para momentospJ ma

yores que el momento límite que se obtiene haciendo x=xlim

siendo xlim.=	 h
1+1, 36x101.fyd

El Reglamento AOl exige dicha armadura para momentos

ud > 0.75; no obstante lo más conveniente es adoptar arma

dura comprimida a partir de los valores límites que son::

= 0.628 ;	 u = 0.319	 ;	 -= 09432

Luego entramos a comprobar la sección escogida presen
tándose 3 alternativas de acuerdo al canto que se tienes

a. Canto mímimo sin armadura decopresi6n

Generalmente se fija el ancho b de la sección, sien

do incógnitas la altura útil d y la armadura de tracción,

utilizando las siguientes fórmulas:

dmjn	 _____	 U= A.fyd=0.432.b.d.fcd
Vb.fcd

b. Canto superior al mínimo

Cuando el canto fijado sea superior al mínimo, la

sección no necesita armadura de compresión, y entonces la

incógnita sólo es la armadura de tracción, presentandose

estecaso para ,a1 <0.319; teniendo,J entramos a la tabla

universal de cálculo y obtenemos cú ; siendo la capacidad

mecánica buscada igual a U que en fórmula es:

U= A.fyd =	 .b.d.fcd



31

Tabla universal de cálculo para flexi6n simple o compues..

ta. Aceros de dureza natural

ii:^5	 CL)

	 Notaciones

0.0891
0.1042
0,01181
0.1312
0.1430
0.1561
0 9 1684
0.1810
0.1937
092066
092198
0,92330
092466
0.260
0.2796
0.2988
0.3183
0.3383
0,93587
093796
094012
0,94234
0.4461
0. 4696
094939
0.5188
0 9 5450
0.5721
0 9 6006
016283
09.6305
0.6476
0.6618
096681
0,96788
096952
017310
O • 7697
0.7788
0.7935

0.03
0.04
0 9 05
0.06
0.07
0.08
0.09
0 0 10
0111
0.12
0.13
0.14
0.15
0.16
0,917
o • 18
0.19
0120
0 0 21
0.22
0.23
0.24
0.25
0.26
0.27
0.28
0 0 29
0 9 30
0.31
093193
0.32
0@3256
0.33
0,93319
0,93352
0.34
0. 5
0.36
093623
0,93658

010310
010415
090522
010630
0.0739
0.0849
0.0960
0.1074
0.1189
O • 1306
0.1426
0.1546
0.1669
0.1795
0.1924
0 ,9 2056
0.2190
0,92328
0,92468
092612
0.2761
0.2913
0.3069
093232
0.3398
0,93570
0. 3750
0.3937
014133
094322
0 ,9 4338
0. 4456
014554
0.4597
0.4671
0,94783
045030
0. 5 296
0.5359
0.5460

c L d1

Mcl

/	 77cl

h. d. fCd,

d
.	 t.

0	
*^ 4 	 0

4
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/
e. Canto inferior al mínimo

Cuando el canto d haya sido fijado y sea inferior

al mínimo, debe .colocarse armadura de compresión; este ea

so se presenta para ,,uJ >0.319, y el problema se resuelve

haciendo el valor de x=09628.d; obteniendo de las ecuacio

nes de equilibrio:

lv ' 
= ud

lv 	 O. « 3 ¿

De donde obtenemos las capacidades mecánicas de las

armaduras:

U =L0.b.d.fcd	 U' =

para luego hallar en número de barras necesarias.

En el caso de dimensionamiento de secciones por 	 -

flexión compuesta, siempre se conoce el esfuerzo normal

de cálculo Nd, su exoentricidad.e , así corno las resis-

tencias de los materiales, se suele fijar el ancho b; que

dando como incógnitas el canto y las armaduras.

El problema de dimensionamiento en general es indeter
minado, por lo que se dan diferentes soluciones de las

cuales hay que seleccionar la más favorable económicamen-

te y de fácil realización. Para grandes excentricidades

se puede reducir el problema a uno de flexIón simple sin

más que tornar corno momento, el que produce el esfuerzo nr

mal respecto a la armadura de tracción o sea Md = Nd.e;

siendo la capacidad mecánica de la armadura de tracción

U = A. fyd - Nd; siendo A. fyd la correspondiente a flexión

simple con momento Md.

Para el cálculo práctico también se puede utilizar la

tabla universal.

/



33

En lo que se refiere a la colocación de la armadura_

de compresión se.presentan dos casos:

Para /0.3l9, la sección no necesita armadura decorn

presión; por tanto entrando en la tabla con ,,ltdhallainos

., y por tanto la cuantía mecánica de la armadura de

tracción es (u'-"	 y su capacidad mecánica U =A.fyd. =

).b, el * f cd. Si este resultado resulta con signo

nngativo se coloca la cuantía mínima igual a ¡0=0.0015;

pues esto nos Indica que el hormigón por si solo so-

porta la solicitación dada sin llegar al acotamiento

total.

- Para p1 >0.319, es necesario colocar armadura de cort-

presión,utilizando las fórmulas siguientes:

wI	 w'+ D.

siendo las capacidades mecánicas correspondientes:

U'= Al .fyd = &'.b.d.fcd	 U = A.fyd =

1.4.5. Problema de la disposición de armaduras

1.4.5.1.. Géieralidades

Las armaduras que se disponen en

el hormigón armado pueden ser de dos clases: Principales

y Secundarias; debiéndose distinguir entre las primeras

en longitudinales y transversales. Las armaduras princi-

pales longitudinales son las encargadas de absorver los

esfuerzos de . tracción originados en los elementos someti-

dos a flexión, mientras que las transversales se disponen

para absorver las tensiones de tracción originadas por

los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), y ade-

más para asegurar la ligadura con las armaduras principa-

les, con el fín de impedir la fisuración localizada. 	 En
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cuanto a las armaduras secundarias, estas se disponen por
razones constructivas o para absorver esfuerzos no defini
dos,o para repartir cargas concentradas.

Las armaduras deben colocarse limpias, sin pinturas,
grasas o cualquier substancia perjudicial, debiéndose su
jetar al enconfrado o entre si, de modo de que se manten-
ga en su posición correcta, sin experimentar movimientos
durante el vertido y colocación del hormigón, permitiéndo
la envoltura sin dejar coqueras.

1949592. Distancia entre barras

Se deben colocar las barras de

tal manera que tengan separaciones mínimas, generalmente

las normas aceptadas son las siguientes:

a. La distancia vertical libre
entre das barras consecutivas de la armadura principal de

be ser igual o mayor (que el diámetro de la barra más grue
Sa, o 1.2 veces el tamao máximo del árido.

b. La distancia vertical libre
entre dos barras consecutivas debe ser igual o mayor que
dos centímetros, 6 0.75 veces el diámetro de la barra má
gruesa*

Además se debe colocar recubrimientos que permitan
proteger a las armaduras tanto de la corrosión como a la

acción del fuego, admitiéndose como valor máximo el de 4
cm. entre la capa exterior de la armadura y el paramento
más próximo a la pieza.
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1.4.5 • 3 • Ariel aje de las armaduras

La finalidad que deben cumplir
los anclajes extremos de las barras es el de asegurar la
transmisión de esfuerzos al hormigón, sin peligro para es

te. En general se efectúan: por prolongación recta, por
gancho o patilla, por armaduras transversales soldadas o
por dispositivos especiales. La longitud de anclaje de

una armadura es función de sus características geométri-
cas de adherencia, de la resistencia del hormigón, de la
posición de la barra con respecto al hormigonado, del es-
fuerzo en la armadura y de la forma del dispositivo de en

claje; debido a estos factores el cálculo es complicado y
generalmente se suelen dar fórmulas sencillas que queden
al lado de la seguridad, cuidando de que los anclajes se
dispongan en zonas en las que el hormigón no esté someti-
do a fuertes tracciones especialmente in lugares de momen
to negativo, sobre apoyos intermedios hasta una distancia
de estos del orden del quinto de la luz.

1. Proceso. de cálculo

Para efectos de cálculo se supone que, en la longitud
interesada por el anclaje, la tensión de adherencia es
constante e igual a su valor de cálculo T; generalmente
la condición expresada suele colocarse como: lb = -4.

con la notación ya conocida. Si en la zona de loi.-
Tí d.
gitud . de anclaje hay un trazado curvo, al afecto de la ad
herencia se ai'iade el del razonamiento en curva, lo cual
permite reducir la longitud de anclaje lb.

2. Ariel aje de barras lisas

Aunque en la actualidad se emplea muy poco este tipo
de barras, se indican algunas características en lo refe.
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rente a su anclaje, el cual se lo realiza ya sean en gan
cho normal con una semi circunferencia de diámetro inte-
rior igual a 5 veces el diámetro de la varilla; o en pati
ha normal con una prolongación recta de dos veces el di
metro de la varilla.

Generalmente se acepta que los anclajes de las barras
lisas que trabajen a tracción se terminarán siempre en
gancho normal, mientras que las que trabajan a compresión
se terminarán siemp re en patilla normal.

1.

3. anclaje de barras corrugadas

En estas barras, el gancho normal y la patilla normal
se forman con diámetros interiores iguales a 7 veces el
diámetro de las barras y prolongaciones rectas de 2 veces,
permitiéndose emplear de acuerdo a cómo trabaje la barra
lo siguiente:

a. En barras corrugadas trabajando a tracción, se an
clan preferentemente por prolongación recta, pudiendo tain
bién emplearse la patilla pero menos los ganchos. La ion
gitud de anclaje por prolongación recta lb viene dada por
las fórmulas siguientes:

15	 200Barras de buena adherencia lb = 4.9200	 fle .

Barras de adherencia deficiente lb =	 f£	 200

siendo 9' el diámetro de la barra en cm.

b. Cuando estas barras trabajan a compresión se pue-
den anclar en prolongación recta o empleando la patilla,
pero en ningún caso el gancho.
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Para el anclaje de los cercos o estribos existen di-
versas formas de hacerlo, prefiriendo aquellos tipos de
fácil ejecución y elaboración en obra.

194.594. Emaline de armaduras

Los empalmes de las barras Pue-
den efectuarse mediante algin procedimiento siguiente:
por solapo, por soldadura, por manguito o por otros dispo
sitivos; indicando que siempre que sea posible hay que e
vitarlos y si se los realiza hay que hacerlos alejados de
las zonas en que las armaduras trabajen a su máxima carga

También conviene alejar entre si los empalmes de las dis-.
tintas barras de una misma armadura, de modo que sus cen-
tros queden separados en la dirección de las barras, un
mínimo de veinte veces el diámetro de la barra más gruesa
En los empalmes realizados por el solapo, se debe cuidar
de que las barras empalmadas permitan al hormigonado, au-
mentando el espesor del hormigón en esta zona por lo me-
nos en dos veces el diámetro de la barra, la longitud del
solapo debe ser igual a la correspondiente longitud de an
claje lb, no concentrando en una misma sección los sola.
pos de más de las 3/4 partes de las barras existentes.

Los dispositi'vos de empalme de cualquier tipo, deben
tener al menos la misma capacidad resistente que las ba
rras que se empalman.

1.4.6. Condicionesrelativas _los esfuerzos cor-

tantes

19496919 Generalidades

En el dimensionamiento a cortante
suele admitirse la colaboración del hormigón basándose' es
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ta p articipación en la existencia de la cabeza comprimida
de este, la cual es inclinada especialmentc jn las zonas
de cortante máximo próximas a los apoyos lo que permite
la transmisión directa del cortante al apoyo, siempre que

a la altura neutra de tensiones, la tensión principal de
tracción no supere la resistencia a tracción del hormig6n.

Esta tensión principal es	 ; siendo z el brazo
mecánico a la rotura y vale 0.90d.; deduciéndo que el hor
migón puede resistir mientras se cumpla que í fet;
siendo fct la resistencia del hormigón a tracción. Enton
ces el hormigón puede absorver en la cabeza comprimida un

cortante Vcu= fvd.b.d. en donde fvd es la resistencia con
vencional del hormigón a cortante; adoptando que para va
lores Vd - Vcu ; no sería teóricamente necesario las a.r
maduras transversales, y que para Vd Vcu se puede obte-
ner un cortante Vd = Vcu + Vsu.

1.4.6.2. ContribuciÓn delhorraigón

Se considera que la contribu-
ción del hormigón a la resistencia al esfuerzo cortante
viene dada mediante: Vcu = fvd.bw.d. fvd 0.5 Vfcd

fcd =	 bw = ancho del alma

La mayoría de las antiguas normas europeas, suponen
que el hormigón trabaja mientras no se llegue a la fisura
ción, sin ninguna colaboración de las armaduras que por
su pequeña deformación no llegan a entrar en carga; y que,
después de la fisuración la colaboración del hormigón es
despreciable, debiendo confiarse toda la resistencia a
las armaduras. Tiodernaente se trata de obtener la cola-

boración del hormigón antes y después de la fisuración.
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1.4.6.3. Contribución de las armaduras

La forma en que la pieza resis-

te al esfuerzo cortante, vendrá condicionada por la dispo

sieión que se adopte para las armaduras transversales.

i 11orsch se ideó la colaboración de estas armaduras como

que trabajasen en el mecanismo de célosía, tratando de

seguir las trayectorias de las tensiones principales o i

sostáticas de tracción; debido a esta circunstancia la di.

posición que se adopta generalmente es la de armaduras

transversales constituídas por estribos;, a los que muchas

veces se aiaden barras levantadas.

Partiendo de estos conceptos se adopta una expresión

para el cortante resistido por las armaduras:

Vsu =	 ---- (sen o'+ cos o ) AcfYdo

siendo o el ángulo de inclinación de las barras.

Se emplean estribos normales a la directríz (= 900),

los cuales pueden absorver en agotamiento un cortante i
3 J

gual a : Vsu = o- p,. fydo

A qo = sección de la barra.

fyd qo = límite elástico minorado, no mayor de 3.200

Kg/ema

S	 separación de los planos de estribos.

Generalmente las barras. que se levantan son las de

tracción, y se lo hace con cx 
= 450 las cuales absorven

un cortante igual a: Vsu =	 \F2 A45°fyd45

Vsu = cortante absorvido por las armaduras

La separación s entre planos de barras levantadas,

cuando los esfuerzos cortantes sean importantes, debe cuin
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pir la limitación s . 0985d; en el caso de estribos se

debe cumplir igualmente la condición anterior en todos

los casos. Indicamos además que existen cuantías mínimas

que deben cumplir las armaduras transversales; estas cuan

tías son:

/00.O025 Parabaras lisas de acero común

¡°0.0014 Para barras de acero especial.

1.4.6#4,9 Tensiones rinoip ales en una

sección

Por resistencia de materiales

se conoce la variación de tensiones tangenciales y norma

les en las distintas fibras, y con esto se pueden determi
nar las tensiones principales en cualquier punto de la

pieza, bien analíticamente o bien mediante el círculo de

Mohr. A continuación obtendremos las tensiones en dospun

tos, en el'.punto R situado en la zona de compresión, y el.

N en la zona de tracción; en el punto R de la zona compri-

mida,, si consideramos el paralelepípedo central elemental,

el cual está sometido a tensiones 	 y , mediante el

círculo de Mohr' se pueden calcular fácilmente las corre

pondientes tensiones principales o ¡sea: 	 de compresión y

de tracción. 	 ' -a-, -? - -Z-- \JT--	 'Y

TY

R

L	 6

a) Punto R en la zona de compresión

/
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b) Punto N en la zona de tracción

Observando en el punto N de la zona de tracci6n el pa
ra.lelepípedo elemental estará sometido a las tensiones

= O y T y por tanto las tensiones calculadas en el cír-
culo de Mohr son:

_]
450

El análisis y el conocimiento de la contribución que
el hormigón da al cortante, así como la contribución de
las armaduras transversales, y el análisis de tensiones
principales en una sección de hormigón armado dan como re
sultado el evitar fisuras y agrietamientos en las partes
sometidas de una estructura, indicando que el estudio en
este campo es muy complejo, debido a que no se puede ana-
lizar sección por sección, sino que lo que se realiza es
el estudio del conjunto de la pieza, puesto que estos an
lisis son de tipo tridimensional.

1 • 4 • 7. Práctica del 	 rnado y colocaci6r en vigas

En este aspecto se trata de explicar en una
forma general el proceso que se sigue para armar vigas de
hormigón armado, ya sea en el sentido longitudinal como
en el sentido transversal. En primer lugar es preciso de
terminar las dimensiones. de la sección de la viga fijando
en canto mediante tanteo previo en función del momento
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máximo previsible, luego calculamos las armaduras de trae

ción y compresión y la armadura de montaje la cual debe

ser seleccionada con criterio; luego de que tengamos esto

armamos la viga.

1. Armaduras longitudinales

Se dibuja el diagrama de momentos flectores, el cual

se le desplaza en una distancia v = d hacia el apoyo, si

se trata de momentos positivos; y hacia el vano si se tra

ta de momentos negativos. A continuación se calculan las

armaduras necesarias en una serie de secciones de la pie

za., dibujando el diagrama de armaduras necesarias similar

al del momento desplazado. Se fija el número de barras n

correspondientes al momento máximo de servicio M. Si di

cha armadura resulta por exceso, se determina el momento

M > T'J que puede absorver, y se sitúa en el diagrama, di

vidióndo a continuación la ordenada OMi en n partes igus,-.

les (iguales si las barras son del mismo diámetro). Por

cada uno de estos puntos se trazan paralelas al eje de la

viga. Esas paralelas cortarán a la curva de momentos des

plazada, en puntos donde la armadura de tracción puede dis

minuirse teóricamente en el número de barras deseado,

cordándose de dejar la correspondiente longitud de ancla

je. Si el valor del cortante a absorver mediante armadu~

ras transversales es reducido no será necesario levantar

las barras,pudiendo anclarse mediante prolongación recta

a medida que dejan de ser necesarias, siendo preciso pro-

longar hasta el, apoyo al menos dos barras para que sirvan

de sujeción de los estribos, y no conviene prolongar me-

nos de 1/4 de las barras totales.

Si por el contrario el cortante es elevado y sobre to

do en vigas contínuas, puede resultar conveniente levan.-
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tar barras para andanas en la cabeza opuesta aprovechan
do su cortante.

El siguiente ejemplo tratará de explicar lo anterior_
mente señalado:

1T€	 510

so

2 9 Armaduras transversales

Una vez organizadas las armaduras principales y levan

tadas las barras de tracci6n no necesarias, en su caso,
hay que comprobar las distintas secciones a cortante y
calcular los estribos- correspondientes. Se comienza por
determinar el esfuerzo cortante absorvido por el hormig6n,
Vcu; este valor hay que compararlo con el esfuerzo cortan.
te de cálculo Vd = -Ç . V, pudiendo presentarse 3 casos:

a. Si Vd . Vcu, el horrnig6n de la pieza resiste por
si solo el cortante y no se necesita te6rioamente
de armadura transversal; no obstante es necesario

colocar estribos de seguridad cuyo diámetro no sea

inferior a la cuarta parte del diámetro correspon
diente a las armaduras principales, y cuya separa

ci6n sea igual a s	 O.85d.

1
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b. Si Vcu Vd- 5Vcu, hay que determinar la armadu-

ra transversal necesaria correspondiente al es-

fuerzo cortante residual, Vsu Vd - Vcu. Para e

ho, una vez dibujado el diagrama de esfuerzos

cortantes de cálculo Vd, se descuenta lo que ab-.

sorve el hormigón Vcu, para lo cual basta trazar,

una paralela al eje de abscisas, si se trata, de

una pieza de sección constante. A continuación

se determina la colaboración a esfuerzo cortante

de las barras levantadas; si este esfuerzo es su

ficiente para compensar el valor Vd - Vcu se di

pondrán de estribos mínimos o de seguridad, en oa.

so contrario se determinarán los estribos necesa,-

nos y su separación.

c.. Si Vd -> 5 Vcu, es necesario aumentar las dimensio

nes de la sección.

1.4.8. Estados límites de deformación

Generalmente las deformaciones de las estrue

turas. comprenden: desplazamientos laterales, desplazamien

tos transversales y giro de secciones; estas deformado~

nes son provocadas por la actuación de cargas a corta o

larga duración, por la retracción, la fluencia, las varia

ciones térmicas y variaciones en el contenido de humedad.

Los estados límites de deformación deben comprobarse

cuando las deformaciones puedan afectar el buen servicio

de la estructura, o cuando vengan dados límites por razo-

nes estéticas; en general es recomendable hacer el cálcu-

lo de las deformaciones cuando sea previsible la aparición

de alguno de los siguientes fenómenos:
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- Flechas excesivas, debidas a una gran deformabilidad de

la estructura.

- Fisuras en partes soportantes de la estructura, como -

consecuencia de la deformación de ésta.

- Fisuras debidas a una incompatibilidad de deformaciones

entre los elementos de la estructura y otros ligados a

ella.

Vibraciones inadmisibles bajo cargas de servicio.

Los cálculos de las deformaciones se efectúan a par-

tir de los valores característicos de las acciones y de

las resistencias de los materiales, puesto que se trata -

de conocer el comportamiento de la estructura en su esta.»

do de servicio; por tanto, se considerarán todos los fac-

tores de seguridad igual a 1. Los métodos de cálculo de

deformaciones consisten en integrar a lo largo de la pie-

za, las deformaciones relativas ocasionadas por los dif e-.

rentes tipos de solicitaciones.

1.4.9. Concretos utilizados en el horrni6n armado

Como se ha indicado anteriormente, es nece-

sario trabajar con concretos que permitan obtener resis-

tencias satisfactorias que den al proyectista condiciones

de seguridad y al constructor facilidad de ejecución. El

problema de la dosificación de un hormigón es encontrar

la proporción más económica de cada uno de los materiales

que lo van a constituir, para producir un hormigón que, u

na vez endurecido, tenga una calidad mínima. Durante mu-

chos afíos se han empleado métodos de dosificación más o

menos empíricos y basados, muchas veces, en la experien-

cia; pero ante el avance de la tecnología del hormigón,es

necesario adaptarse a técnicasnuevas, llegando a ser el
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proyecto de mezclas, una parte importante del trabajo que

se ha de realizar en la elaboración de un proyecto. Se de
be evitar que los principales agentes de meteorización
que afectan la durabilidad de un hormigón, tales como la
temperatura, el viento, la lluvia y los cambios en las
condiciones de humedad, produzcan dilataciones y contra-.
dicciones en los hormigones, que pueden dar lugar a un a--
grietamiento que produzca la ruina definitiva de la obra.

Se debe tener presente que los materiales que consti~
tuyen un hormigón, cumplan con los requisitos estableci~
dos en los reglamentos, con el objeto de evitar pérdidas

con la unión de las armaduras, lo que ocasionaría una dis

minucidn de la resistencia del hormigón armado. Pero na-

da se conseguirá afinando más los métodos de dosificación,
si no se mejorara el control de calidad de las obras de -
hormigón, aspecto éste que hasta en la actualidad se con
fía a la pericia y vigilancia del maestro de obra, actuan
do con su buen sentido y criterio personal; debido a esta
situación se trata de emplear técnicas estadísticas de
control de calidad, que nos permitan preveer todas estas
condiciones. Un estudio completo del control de calidad
del hormigón requeriría analizar por separado las siguien
tes fases:

Control de calidad del encargo.
- Control de calidad del proyecto.
- Control de calidad de los materiales que llegan elabora

dos a la obra.
- Control de calidad de los materiales elaborados en la o

bra.
Control de calidad de ejecución.

- Control de calidad de la obra terminada.
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- Control de calidad de la conservación futura de la obra.

El control de calidad repercute necesariamente en la
seguridad de una estructura, puesto que toda estructura
de hormigón armado, una vez construida, ofrece multitud
de características más o menos significativas, que difie-
ren de las proyectadas; las armaduras no están exactamen-

te en la posición definida en los planos, no se ha alcan-
zado exactamente la resistencia del concreto especificado;

las dimensiones de las piezas no coinciden con las previs
tas, etc. Por este análisis se puede indicar que el gra,
do de concordancia de la estructura real con la proyecta-
da, es un Indice de la calidad de ejecución de aquella.
Cuando más alto sea el control, mayor será dicho índice y,
por consiguiente, los coeficientes de seguridad reales se
aproximarán más a los teóricos. Por el contrario, en una
obra poco controlada,. las desviaciones serán grandes y,en
consecuencia, los márgenes de seguridad reales, diferirán
grandemente con los teóricos.

1.4.10. Aceros utilizados en hormigón armado

a. Generalidades

El acero para armaduras utilizado en -
las construcciones de hormigón armado, deberá tener for-
mas y tamaños adecuados para que pueda ser incorporado -
con facilidad como elemento integrante de la estructura y
proporcione una superficie suficiente para que adhieran~
completamente ambos materiales. Con el fin de evitar con
centraciones elevadas de tensiones en determinados puntos
del concreto y también para obtener una superficie suf 1-.
ciente para la resistencia de adherencia, es necesario em.
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plear acero con secciones relativamente pequeñas, razón
por la que la fabricación económica impone el empleo de
cero en forma de barras. Se emplean preferentemente dos
tipos de barras: lisas y corrugadas, prefiriéndose estas
últimas con el fin de obtener una adherencia adicional en
tre el hormigón y el acero, que se sume a la proporciona1-
da por las superficies corrientes de adherencia. En lo
que respecta a las calidades de acero empleado, normalme
te se tienen dos tipos: acero ordinario y aceros de alta
resistencia.

b. Características geométricas

De acuerdo a diferentes réglaxnentos in

ternacionales y nacionales, las barras empleadas en hormi

gdn armado se deben ajustar a los diámetros siguientes,ex
presados en mm: 5, 6 9 8, 10 9 12 9 16 9 20 9 25 9 32 9 40. Las
barras deben ser suministradas sin grietas, sopladuras ni
mermas de secciones superiores al 5 %. Debido a los re-
saltos, en las barras corrugadas no es posible la determl
nación de la sección real de la barra, por lo que se uti-
liza el concepto de sección media equivalente, definido a
través del. peso de la barra, y en fórmula: A = es
tando el peso en Kg/m y resultando la sección en c&.

o. Barras de acero ordinario

Este acero es de bajo contenido de car-
bono (0.1 su proceso de fabricación se efectúa a par-
tir de lingotes, o lotes de materia prima homogénea y con
trolada; su módulo de elasticidad es de 2.1 x l0 Kg/ CM?,

aceptándose como características principales los valores
siguientes:
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Tensión de rotura fs............ 39400-5.000 Kg/cm?-
Límite elástico aparente mínimo..2.200 Kg/cm
Alargamiento mínimo de rotura .. 23 % (para 5 I)

El empleo de este acero en hormigón armado está sien-
do y quizá ya ha sido desplazado por el acero de alta re-
sistencia, el mismo que presenta sobre el anterior, venta
jas de índole técnico y económico.

d. Aceros de alta resistencia

Su característica principal es la eleva
ojén del límite elástico, pudiéndose lograr ésto mediante
dos procedimientos distintos: el primero mediante una corn
pleta composición química del acero o mediante tratamien-
tos físicos posteriores a la laminación. En el primer ca
so se eleva la proporción de carbono y a la vez se afiaden
proporciones pequeflas de otros elementos, especialmente -
manganeso y silicio; la fabricación se efectúa en horno £
léctrico, obteniéndose así los llamados aceros de Dureza
Natural, los cuales se laminan en caliente igual que los
ordinarios, pero imprimiéndoles los resaltos respectivos
en los cilindros de laminación. En el segundo caso, se -
estiran o se retuercen en frío barras de acero ordinario
o de acero de dureza natural; este trabajo mecánico eleva
las características resistentes, obteniéndose así los ace
ros endurecidos por deformación en frío.

Si comparamos estos dos aceros de alta resistencia,in
dicaremos que el acero de dureza natural tiene un diagra-
ma tensión-deformación con más concavidad, permitiéndole
ésto más cedencia a la rotura, motivo por el cual su uti-
lización es mayor que el deformado en frío.
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Entre las características geométricas de las bar ,-
corrugadas fabricadas con acero de dureza natural, tene-
mos que definimos como diámetro medio equivalente el que
corresponde a un cilindro de revolución de peso específi-
co 7.85 Kg/dm' y del mismo peso por metro lineal que la -
barra corrugada y cuya fórmula de cálculo es 	 1298 T-g_—'

 la sección media equivalente será A = 1.274 g, estando
o en mm, A en cm y g, peso unitario de la barra, en Kg/ni.

Generalmente cuando hay estructuras en las cuales se

tenga que realizar soldadura de aceros se tendrá presente
los siguientes aspectos, para evitar fracasos posteriores.

El número y posición de las uniones soldadas deben figu
rar en los planos estructurales.

- No deben disponerse soldaduras en los codos, ángulos o
zonas de trazado curvo de las armaduras.

- Las soldaduras por solapo deben de rodearse de estribos
adicionales para absorber las tensiones tangenciales qt

hay en su contorno.

Las experiencias demostradas en el comportamiento a -
la fatiga de los aceros, permiten obtener conclusiones ini

portantes que servirán para la elección de las barras de
acero determinados:

- Las variables que más influyen en el fenómeno son: la -
carrera de tensiones	 , el valor inferior de la ten-
sión	 y las características geométricas de las ba,
rras.

- Las condiciones de fatiga no son determinantes en el di
mensionamiento de armaduras trabajando a tracción, cuan
do se emplean aceros de límite elástico inferior a 	 -
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4 * 200 K9/cm2'.

Las condiciones de $atiga no sor' determinantes en el dl
mensionainiento de las armaduras trabajando a compresión,
cuando se emplean aceros de límite elástico inferior a
5.000 Kg/en?.

Cuando la carrera de tensiones	 se mantiene por debe,~
Jo de los 19500 a 1.800 Kg/orn 2 no se presentan fallas
por fatiga en aceros de hasta un límite elástico de -
5.000 Kg/cm26

e* Capacidad mecánica de las armaduras

Se llama capacidad mecánica de una arma
dura al producto del área de su sección por su resisten-
cia de cálculo, es decir: U = A . fyd Generalmente se -
tienen tablas elaboradas que nos muestran las diferentes
capacidades mecánicas de las armaduras, pero si se conoce
el área de sección de las barras, se podrá determinar su
capacidad mecánica.

1.4.11. Valores a adoptar- en los cálculos, coefi-
cientes de seguridad

• Si las estructuras se pudieran construir -
de modo que su resistencia real fuera de un valor eXacta .

-mente igual al calculado en el proyecto, y si se conocie-
ran con precisión las magnitudes de las solicitaciones -
que hubieran de actuar en las mismas, bastaría para asegu
rar a una estructura contra el peligro de hundimiento,pro
veerla de una resistencia que excediera a la suma de to-
dos. los esfuerzos originados por las cargas, en una peque
a cantidad, que podría ser del orden del 10 %. De hecho,
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la resistencia real de una estructura es a veces inferior
a la calculada, debiéndose ésto a una serie de causas: de
fectos de replanteo e imperfecciones de construcción, po-.

ca calidad del acero y de hormigón, hipótesis aproximadas
y simplificaciones introducidas en el cálculo, etc; ade~
más, en algunos casos, las solicitaciones reales serán su
periores a las calculadas, influyendo otras circunstan..
cías tales corno: el peso de las máquinas automáticas em-
pleadas, las explosiones, el fuego u otros agentes excep-
cionales que pueden dar lugar a efectos de impacto no te-
nidos en cuenta o a unas sobrecargas adicionales.

Para garantizar la seguridad de una estructura, será
necesario, por tanto, que la capacidad resistente que se
prevea para la misma, exceda de la requerida, para hacer
frente a las cargas probables en ella en un margen lo su-.
ficientemente amplio para que permita a la estructura ab-
sorber tales variaciones en la intensidad de las soliolta

ciones; ésto se consigue en el cálculo a la rotura, multi
plicando las cargas previsibles por un cierto coeficiente
de seguridad y dimensionando la estructura de forma que -
su capacidad resistente sobrepase o sea igual a la que r
sulta necesaria para hacer frente a las cargas reales mul
tiplicadas por el mencionado coeficiente. Partiendo de -
lo anotado anteriormente, se deduce que las magnitudes -
que se utilizan en los cálculos aparecen rodeadas todas e
llas de márgenes de imprecisión; tanto las resistencias -
de los materiales como los valores de cargas, son magnitu
des aleatorias cuya cuantificación, cualquiera que sea, a
parece siempre asociada a una determinada probabilidad de
ser o no superado el valor correspondiente, definiendo en
tonces que la finalidad del cálculo es comprobar que la -

probabilidad de que la estructura quede fuera de servicio

(
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(es decir, alcance un estado límite), dehtro del plazo -
previsto para sú vida útil, se mantiene por debajo de un
valor determinado fijado a priori. Según ésto, se em-
plean dos tipos de coeficientes:

- Los de minoración de las resistencias de los mate
ríales,	 ; para el acero, el cual varía de 1.10 a 1.20;
y	 para él hormigón con valores que varían desde 1940 a
1.70, dependiendo del control de obra.

Los de mayoración de las acciones 4, que en Amén
ca se aceptan iguales a	 " para las cargas permanen-
tes y	 = 1.70 para las sobrecargas.

1 • 4 • 12. Patología del hormig6n armado

Entre los síntomas patológicos más impor-
tantes en el hormigón se encuentran: la aparición de rugo
sidades superficiales, la formación de una película super
ficial, adherente o no, constituida por reacción química
entre agentes agresivos y el hormigón endurecido, los cam
bios de coloración, la aparición 'de exfoliaciones, desean
tilladuras o degradaciones superficiales, más o menos pro
fundas; y, sobre todo, la aparici6n de fisuras, que por
tener gran repercusión en la vida de un hormigón, se ana-

lizarán los diferentes tipos de ellas.

a. Pi suras de afogarado	 o

Surgen estas fisuras a causa de la dese
cación del hormigón, cuando el cemento aún no ha termina-
do de fraguar y endurecer, es decir, en las primeras ho-
ras. Al existir una pérdida de agua por evaporación, el
efecto de contradicción es muy marcado y aparece la fisu-
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ra; este tipo de fisuras aparecen generalmente en sup erfi

cies horizontales, teniendo que a mayor superficie de ex

posición y a menor espesor del elemento, corresponde ma

yor probabilidad de que ocurra el fenómeno. Con elemen~

tos de gran espesor, las fisuras pueden aparecer en va-

rias familias, siguiendo direcciones que han sido prefe...

rentes durante el hormigonado.

Está relacionado con la formación de fisuras de afoga

rado, el fenómeno de la exudación, el cual consiste en -

que al colocar la masa fresca del hormigón, las partícu_

las gruesas comienzan a asentarse lentamente, lo cual pro

voca una subida de agua a la superficie, parte de la cual

se evapora, mientras que la exudación es mayor que la eva

poración, hay una película superficial de agua. Si la e-

vaporación excede a la exudación, la película desaparece

y la superficie del hormigón se ve sometida a tracciones.

Definiendo las principales características de estas fisu..

ras, tenemos:

Aparecen en las primeras horas (1. 2. 4.10 horas) casi -

siempre en grupo.

- Aparecen casi- siempre en tiempo seco, con sol directo,

pudiendo aparecer también en tiempo frío y húmedo.

Tienen una profundidad del orden de 20-40 mm.

b. Fisuras de retracción

Para que la magnitud de la retracción

sea lo suficientemente grande como para provocar fisuras,

tiene que pasar días, semanas o meses, lo contrario a lo

que ocurre con las anteriores fisuras. Cuando se trata -

de piezas lineales excentas, las fisuras de retracción a
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parecen perpendiculares al eje de la pieza y con anchura
constante; es frecuente la fisuración de vigas por retrae
ción, sobre todo si son largas y están muy cortadas en
sus extremos; en tales circunstancias, puede salir una fi
sura aislada a mitad de la luz, o más probablemente fisu-
ras en los apoyos. Las características más importantes -
de estas fisuras de retracción son:

Aparición retardada (semanas, meses, inclusive afios).
Separaciones regulares, fisuras rectilíneas, sin ramifi
caciones.

- Rápida estabilizaoi6n de su anchura.
- Juntas y finas en elementos muy armados.
- Separadas y anchas en los elementos poco armados.
- Pequeña anchura, pero constante en todo su tratado.

e * fisuras por acción de las cas

•	 Bajo la acción de las cargas exteriores,
el hormigón queda sometido a un estado tensional complejo,
puesto que todos los esfuerzos producen un tipo de fisura
ción diferente, especialmente la tracción axil y la com-
presión axil producen fisuras verticales en los soportes
con signos de catástrofe inminente por aplastamiento del
hormigón.

Las fisuras por Flexión son las más conocidas, pudien
do corresponder a flexión pura o combinada con esfuerzo
cortante. En el primer caso la fisura se inicia en la ar
madura, con progreso vertical hacia la fibra neutra y se
incurva al final, buscando el punto de aplicación de la -
carga y deteniéndose al alcanzar la cabeza de compresión,
este tipo de fisuras demoran en producirse y avisan con -

bastante tiempo.
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En el caso de las fisuras de cortante, pueden comen-

zar en el alma, progresar hacia la armadura y llegar lue-

go hasta la carga, dividiendo en dos partes a la pieza,pu

diendo ser este proceso muy rápido e incluso instantáneo,

dependiendo de la cuantía de la armadura transversal exis

tente. En cuanto a la torsión, su efecto produce fisurás

de 45 grados que buzan en dirección opuesta a ambas caras

de las vigas; suele ser frecuente encontrar este tipo de

fisuras en estructuras de edificación en vigas que arrios

tran pórticos de luces descompensada y que no se ha teni-

do en cuenta en los cálculos de torsión. Podríamos indi-

car algunas características principales de fisuras de . -

flexión:

- No afectan a todo el canto, sino que se detienen en la

fibra neutra.
- Aparecen bajo carga y desaparecen al retirar ésta.

Aparecen siempre varias y bastante juntas.

1.5. Teorías, Cálculos Venta * as del Hormigón Preesfor-
zado

El preesforzado es una rama de la ciencia de la In-

geniería que trata de dar una mejor utilización de los ma

teriales, con el fin de reducir los márgenes y factores

de seguridad o incertidumbre que normalmente se aceptan.

Técnicamente, el preesforzado presenta solución a proble-

mas constructivos, tales como:

a) Campo de Cálculo:

- Momentos resistentes 3 veces mayores que los del -

hormigón armado;

- Esfuerzos cortantes disminuidos de 1/5 a 1/10.

- Deformaciones reducidas a 1/3 de las del hormigón
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armado.

b) Campo de la Utilización Práctica:

Peraltes reducidos cuando el proyecto lo exige.

Acero de 15 a	 menor que en el hormigón armado.

- Concreto de 50 a 80 % del hormigón armado.

Partiendo del principio enunciado anteriormente, el

preesforzado otorgará a la pieza una resistencia netamen~

te superior con respecto a los momentos flectores, esfuer

ZOS cortantes y deformaciones, eximiendo al mismo tiempo

al hormigón armado de defectos inherentes a su propio

principio, es decir, a la limitación del valor admisible

en los esfuerzos de compresión en el hormigón y los de

tracción en el acero. Para un mejor análisis de los méto

dos de cálculo y los principios del preesforzado, examina

remos 5 grupos independientes, a saber:

1) Cálculo de la magnitud de los esfuerzos en sistemas

sometidos a un preesforzado y a un momento de flexión.

2) Cálculo de la magnitud de los esfuerzos de tracción

debidos a la acción de esfuerzos cortantes en el mis-

mo sistema.

3) Cálculo de deformaciones de este sistema.

4) Hormigones utilizados en el preesforzado.

5) Acero utilizado en el preesforzado.

Además de las notaciones utilizadas en el estudio en—

tenor realizado para el hormigón armado, para facilidad

de este estudio, se anotarán algunas otras que nos ayude,-.

rán en los cálculos.
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Tabla de Notaciones Utilizadas en los Cálculos

a, a' = Límites del núcleo central.
= Curvas límites.

e Excentricidad o distancia del c.d.g. de los
cables al c.d.g. del hormigón.

em = Excentricidad del centro de presiones bajo

la acción del peso muerto.

es = Excentricidad del centro de presiones bajo
la acción del peso muerto más las sobrecar.
gas.

Fx = Componente vertical de la fuerza de preten-
sado F, para una abscisa x.

f = Flecha de la pieza bajo una carga.
Mp = Momento debido al peso muerto.
Me = Momento debido a las sobrecargas.

Mp + e = Momento debido al peso y a las sobrecargas.
N = Esfuerzo normal de preesfuerzo.

Nc = Esfuerzo normal de preesfuerzo de un cable.
Ra = R = Esfuerzo máximo admisible en carga sobre la

fibra superior.
= YR = Esfuerzo mínimo admisible en carga sobre la

fibra inferior.
Rí = IP R = Esfuerzo mínimo admisible en vacío sobre la

fibra superior.
Ra = tE R = Esfuerzo máximo admisible en vacío sobre la

fibra inferior.
Ro' = Esfuerzo mínimo admisible, al realizar el -

preesfuerzo, sobre la fibra superior.
Ro = Compresión máxima admisible, al realizar el

preesfuerzo, sobre la fibra inferior.
np = Esfuerzo elemental de la fibra superior be,-

jo peso muerto.
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flp' = Esfuerzo elemental de la fibra inferior ba-
jo el peso muerto.

flS = Esfuerzo elemental de la fibra superior ba-
jo sobrecargas.

ns' = Esfuerzo elemental de la fibra inferior b

jo sobrecargas.
no = Esfuerzo debido a esforzado previo sobre f1

bra superior.
no' = Esfuerzo debido al preesforzado en la fibra

inferior.
Tp = Esfuerzo cortante reducido bajo en peso -

muerto.
Tp + a = Esfuerzo cortante reducido bajo el peso

muerto + sobrecargas.
Vp = Esfuerzo cortante bajo el peso muerto.
Va. = Esfuerzo cortante bajo las sobrecargas.
y = Distancia' del c.d.g. del hormigón a la fi	 *

bra superior.
= Distancia del c.d.g. del hormigón a la fi-

bra inferior.(
r = Radio de giro de la sección.

= Coordenada angular en un punto cualquiera
de la curvatura de un cable.

= Angul o de curvatura de un cable*
= Coeficientes.

1.5.1. Esfuerzos sometidos a momentos flectores

Analicemos el caso de una viga isostática -

simplemente apoyada, admitiendo una distribución lineal -
de esfuerzos, indicando que los métodos que señalaremos -
se aplican más a vigas con cables tensados después del -
fraguado (Post ensado).
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a. Esfuerzos debidos al peso muerto

Considerando un sólido homogéneo con mo
mento Mp, es decir:

Fibra superior r1 =

Fibra inferior =	
/vil

b. Esfuerzos debidos a las sobrecarEas

Tendremos asími gmo: -
H7

Fibra superior ' = +Msv

Fibra Inferior 1' = 

o. Esfuerzos debidos a1eesforz

Fibra superior vio = -

Fibra Inferior	 = (1 +	 +A	 r

De acuerdo a las fórmulas anotadas anteriormente, se
presentan dos casos:

a) Cuando los cables se tensan antes del colado, los va-

lores 1, y y y' serán los correspondientes a la seo-

c6n homogenizada del hormigón más el acero, excepto
para el cálculo del preesforzado, en donde son calcu-
lados basándose solamente en el hormigón.

b) Cuando los cables se deslizan libremente en los duc-
tos, o sea, que éstos se tensan luego del colado del
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hormigón, los valores 1, y y y ' serán los del hormi-

gón.

d. Influencia de la deformación de la va

Si examinamos una viga preesforzada por

cables que deslizan libremente por duetos, ésta presenta

una contraflecha después de la puesta en tensión, debido
a que el peso muerto actúa simultáneamente con el prees-
forzado y tendremos que considerar la presencia de sobre-
cargas, debido a lo cual el cable sufrirá un alargamiento
complementario igual a 1L= e , lo cual. ocasiona una
sobretensión del orden del 2.4 % de aumento, motivo por -
el cual se desprecia el efecto de este fenómeno.

e. Consideraciones generales del caso en

los cálculos

Distinguiremos tres etapas:

1) A puesta en tensión, en donde el esfuerzo previo man-
tiene su valor inicial, por tanto máximo, esta etapa
es la de transmisión de preesfuerzo, cuando la fuerza
en el acero preesforzado se transmite al concreto y -
los niveles de esfuerzo son relativamente altos.

2) En servicio en vacío (sin sobrecarga), es la etapa de
carga de servicio, después de que los cables han su-

frido pérdidas de la tensión inicial.

3) En servicio en carga (con sobrecarga), en donde los -
cables sufren su 'relajación máxima, ocasionando una
disminución del preesforzado.

En los cálculos consideraremos las hipótesis límites,
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o sea el valor máximo de la fuerza previa; en cambio en
servicio normal, suponemos que las relajaciones han sido
ya realizadas totalmente, tomando un valor de seguridad,
el cual es Igual a 1.176 9 considerando la calda de ten...!
sión total y la tensión en servicio corriente. Se hará
notar que durante la puesta en tensión, el peso muerto -
del elemento considerado, es inferior al peso muerto de -
servicio corriente.

Habiéndose hecho estas consideraciones, estribamos
las fórmulas de los esfuerzos en las fibras superior e in
ferior de los 3 períodos anotados:

- Durante la puesta en tensión

Fibra superior n = no (1 +') +pd R'o
Fibra inferior n'= no (1 +) + 'pdRo

ypd ypd' = esfuerzos debidos al peso
muerto a la puesta en ten-
sión!

siendo Y la relación de caída de tensión a la tensión de
servicio.

- Durante el servicio en vacío

Fibra superior n=no +npRi'
Fibra inferior n'= no. ' + n'p	 Ri

ID

	

+ . /
C5

Durante laop eraoión-
Fibra superior n = no + np + xis . R
Fibra inferior xi' = no' + np'+ n's	 E
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f. Valores de las cargas límites: Ro, Ro',
D D	 D D
it j	 JI 1	 ,	 LI a	 it a• .

Los esfuerzos límites se definen a par-
tir de la resistencia a la ruptura por compresión simple
a la edad de 90 días, de los cilindros de hormigón, según
las reglas establecidas.

En servicio en vacío: se establecen dos casos, seg5xi la
naturaleza y la exposición de la obra:

a) Para obras protegidas de la intemperie y cuya esta,-
bilidad no interesa a la seguridad pública, se tiene valo
res: R 1 t . -0.28

0.40 Ve 90

b) Para obras expuestas a la intemperie, en donde inte
resa la seguridad pública, se tiene: R 1 	O

0.40 f'c 90

- Durante la operación: se distinguen los dos mismos ca-
sos anteriores, segttn la naturaleza y la exposición de la
obra.

a) R 2	 0.28 f'c 90
—0,9 28 f 1 c 90

-.

b) Igual circunstancia anterior: Ra 0.28 f'c 90
R	 0.08 R.

Indicando que sobre la fibra extrema más próxima a la
línea de acción del acero de pretensado, el esfuerzo mí 1*

mo de compresión será por lo menos igual al 8 % del es-
fuerzo máximo de compresi6n en este nivel.



- Durante el-  o durante las fases previas, se
podrá adoptar con relación a la resistencia a la ruptura,
el coeficiente de 0.45 en lugar del de 0.28, pero la esta
bilidad de las vigas deberá comprobarse y el acero de re-
fuerzo corriente deberá aumentarse lo necesario para ase-
gurar dicha estabilidad, anotando que el coeficiente de -
seguridad se tomará en funcIón de la resistencia del hor-
migón en el momento considerado, más no en los 90 días.
Por lo que respecta al acero ordinario utilizado, se ado,
tarán esfuerzos en compresión igual al 60 % del límite de

elasticidad y en tracción al 75 % de este mismo límite.

g. Cálculo de la sección de una pleza

1) Pórmulasenerales

Se anotarán fórmulas que permitan u
na rápida determinación de la sección necesaria.

R = R.
R= R2

R= RL

ER =

(1) no + np = (PR
(2) no' + n'p = (s R

(3) no + np + ng R
(4) no' + n'p + ni  =

2G	

Pl-

 7
EL

sustrayendo (1) de (3) tenemos: (PR + ns = R
ns= R — (pR
ng = R (1 «Lp)

sustrayendo (2) de (4) tenemos:	 ni  = R ( -)

(



Ms.vsi	 ns=+—j

Ms
v	 R (1=

IV! s.n' e	 v'= 	 obtenemos

1	 MS
=	 ; de donde

65

y	 lY
VI

Por otra parte hemos visto que los esfuerzos previos

están determinados por las fórmulas:
(

Ne.v	 N	 e.v'no = «~no' =
9.

	eliminando la expresión -- tenernos	 = flO.V + flO'V'
rz	 A	 v+v'

N ______pero ng==R V +

y luego finalmente:
N = R.A.	 - -

1-	 E-

Una fórmula muy conocida para hallar el valor de la

excentricidad e, es la siguiente:

r2
e =Ms (1 - + E -) + E	 I1ve

• De las ecuaciones escritas anteriormente podemos ha-
llar los valores de 1/y, 11v1, N, e, siendo éstas las f 6
mulas teóricas de cálculo, pues en la práctica el cálculo
se simplifica, pero obtenemos dos importantes conclusio-
nes:

El cálculo del momento de inercia depende nicamen-
te de la accIón del momento de las sobrecargas.
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- La excentricidad es función de la relación Mp/Ms.

h. Problema de la dipo sic ión de cables

Cuando se aplican los métodos anterior
mente señalados para el cálculo de una sección, se debe

comprobar que se satisfagan todos los esfuerzos; si no o-
curre ésto, se deberán modificar los valores N o e. PMo
ticamente al actuar sobre N equivale a suprimir los ca-
bles, levantándolos; conviene no levantar demasiados ca
bles en la zona central; ésto se cumplirá si para la seo-
ción central fijamos que np' + no' = ¿IR; el valor máximo
de R no se logra sino hasta el principio del levantado.

Cuando se diseñan vigas de gran importancia se deberá
distinguir tres zonas definidas:

- Zona Central, en donde los valores de N y e son constan

tea.
- Zona de Levantado de Cables, en donde los valores de, N

son variables.
- Zona de Apoyo, en donde los valores de N y e son variap.

ble a.

2rr1 aT/-	 ¿'-N4
iI/1)O

1	 'OiO

Todo estudio de levantado de cables deberá satisfacer
condiciones simultáneas introducidas tanto por los momen-
tos flectores como por los esfuerzos cortantes. En los -
momentos flectores, las fatigas deberán permanecer mf e-
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riores a los esfuerzos límites; y, en lo que respecta a
los esfuerzos cortantes, tratar de obtener esfuerzos reda
cidos mínimos, aunque esta condición no es muy rígida.

	

Trazado de los Diagramas de y	 para un Cable

A continuación definiremos las características de le~
yantado de un cable:

010

- .-	 -

o Da '
V€bf	 \

*_-- -----

=

Generalmente se acepta un ángulo de curvatura de un
cable igual a 340 360 y un radio igual a 6 m, como se -
conoce además d' y h'; podemos, por tanto, determinar los
valores de a, b, c, d.

Examinemos la variación de los esfuerzos inherentes a
un cable entre A y C; valores de 

W

•_\\	 1enA:	 r\=

en B : la fuerza de pretensado es Nc cos y la excentri
cidad e1;

1	 [No cos í:3 1 1	 ____
¡j3=	 +no(o) L	 A	 JL	 r2

en C : la fuerza de pretensado es Nc cos y la excentr1

cidad e;

	Nc co e (	 e 2. y'

no(o)' L	 A	 L



(

De donde resulta que el diagrama para /\ será entonces:

1	
Ls

R

Asímismo podemos determinar el diagrama para valores
de

-'\	 1enA: /k= —n

en B :	 =	 \ + e
no(o) L A	 J L	 rJ

no (o) L A	 rZJ

EL3

y	

/	

*

-	 -

Como referencia, se indicará que los coeficientes
\C \ 1 13 1 Ac son simples porcentajes del preesfuer-

zo, o sea:

Esfuer zo introducido en la fibra infe4or por un cable/	 Esfuerzo total en la fibra superior
Esfuerzo introducido en la fibra superior or un cable

¡ -	 Esfuerzo total en la fibra superior

El levantado de un cable, ocasionando una variación
progresiva de su excentricidad, efectúa un cambio en el -
valor del numerador si la sección vertical examinada in-.'
tercepta sucesivamente al cable en A. B y C; para el con-
junto de cables y antes de cualquier levantado de cables,
valen 100 %; cada levantado disminuye estos coeficientes,
Las curvas caracterizan los porcentajes máximo y mínimo



69

entre los cuales debe oscilar este coeficiente con objeto
de satisfacer a las cuatro condiciones antes detalladas.

Se debe incrementar la sección con el fin de que re-O
sista los esfuerzos que se producen en los conos de anda
je. Por tanto, se realizará en forma especial esta zona.

A. Esfuerzos Principales; Cortante y Condiciones de i2LM.-
rid ad. Relativas al Mismo

De acuerdo al análisis realizado para el caso de las
tensiones principales en el capítulo referente al horini~
gón armado, indicaremos algunos valores característicos -
del problema de la elasticidad.

Entre los valores característicos del círculo de Moh.r
tenemos:

Esfuerzo principal de compresión:

+

	

2	 vi 1+	 2

- Esfuerzo principal de tracción:

= YÇTI - \/r Ii	 )a

Cuando una viga tenga únicamente cables longitudina-

	

les sin componente vertical S7= O y	 y tendremos:

	

1= i-+ y 	 -

 

:-

 

-

F=#_

obteniéndose las conclusiones siguientes:

Cuando	 = O, siempre existe un esfuerzo principal
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de tracción.

Para un valor constante del esfuerzo tangencial, el
esfuerzo principal disminuye si 	 aumenta.

1) Condiciones de seguridad relativas al cortante

Si tornamos el interior de un cuerpo sometido a un
sistema de fuerzas externas, un elemento de superficie al
rededor del punto i, sobre el elemento actúa una fuerza P
que es un esfuerzo en el punto O del elemento S. la fuer-
za F se descompone en un esfuerzo normal y un esfuerzo

cortante. Si se incrementan en forma hipotética al con-.
junto de fuerzas exteriores aplicadas al cuerpo, F .	y
1 también se incrementan hasta llegar a una fuerza P

que ocasionará la ruptura del material en el punto O; 0.~

sea, que para un valor dado de oK, existe una relación en
tre KT y Tique definen el valor del vector del esfuerzo
de rotura P. El lugar geométrico de la extremidad de es-
te vector F cuando 7K varía, es decir cuando el plano 5
puede tomar cualquier orientación posible alrededor de 09

es una curva.

El problema de seguridad se reduce a procurar que los
esfuerzos en cada punto del cuerpo permanezcan en el inte
rior de la curva intrínsica. Para permanecer dentro de
los límites de seguridad, es necesario que se cumpla la -
desigualdad:
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2 Rb'
Rb (Rb - 

\T ) (Rb +	
)

Rb = kf'c90
	

k = 0.28
Rb' = k f'c 90	 f'o 90 = resistencia a rotura de 40

a los 90 días

2) Reí5lasj2ráct icas para el cálculo de estribos

Si suponemos que en una viga se ha producido una
fisura, entonces a ambas partes de la misma está unida -

por estribos verticales y eventualmente por cables levan-

tados, los cuales deben ser capaces de soportar el esfuer

zo cortante total que existe en la sección considerada,in

dicándose que la determinación de los estribos es función

de la inclinación de la fisura sobre la fibra neutra. Si

la fisura permanece normal al esfuerzo principal de tra
ción, o lo que es lo mismo, paralela al esfuerzo princi-

pal de compresión y que la fisura esté inclinada con res-

pecto a la fibra media un ángulo	 = RAM, cuya tangente
tiene como expresión: tan =

teniendo que: tan	
2fi =V4,^^ +

 T

Robinson ha demostrado que la fisura puede producirse

segiin las direcciones de los mayores deslizamientos ha-

ciendo un ángulo máximo igual a ¡. La inclinación de la
fisura sobre el eje de la viga es igual al ángulo (P cuyo

valor es tan	 . Una vez deducidos estos valores,po
demos definir el proceso a seguir para hallar los esfuer-

zos cortantes. Se deduce del esfuerzo cortante total la
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componente vertical de los cables, subsistiendo el esfuer

zo cortante reducido a partir del cual se determinan los

esfuerzos cortantes . htyon indica las siguientes re-

glas referentes a la colocación de estribos:

- Jamás suprimir por completo los estribos, con el fin de

evitar los fenómenos no tomados en cuenta en el cálculo.

- Cuando la tensión principal permanece inferior a -

Rb/20, hay una pequeñísima oportunidad de producirse la

fisuración, pudiéndose admitir que tan =	 y como -

esfuerzo de trabajo de los estribos un valor igual a -

2.200 Kg/cm.

- Cuando el esfuerzo principal de tracción es superior a

la relación Rb/20 se toma taxi Ç2 =	 y esfuerzo de tra

bajo de estribos = a 1.400 Kg/cm.

1.5.2. Deformaciones que se producen

Siendo el objetivo básico del hormigón pre-

esforzado el de obtener secciones totalmente comprimidas,

resultará que las variaciones de carga se traducirán en -

variación de las compresiones, produciendo siempre estos

esfuerzos deformaciones elásticas. El hormigón preesfor-

zado reacciona a las deformaciones como un material homo-

géneo, pues a secciones iguales, las deformaciones o fle-

chas de un elemento preesforzado serán inferiores a las -

de un elemento de hormigón armado, debido a que el momen-

to de inercia de una sección preeesforzada será el de la

sección total de la pieza., mientras que en una sección de

hormigón armado, sólo Ía sección ficticia concreto-comprl

mido y acero-tensado entra en consideración. Por tanto,

podríamos indicar que el momento de inercia de un elemen-
to preesforzado es el doble de la inercia de una pieza de
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hormig6n armado, admitiéndose a 1/4 la relación de fle-

chas de hormigón preesforzado con respecto a las del hor-

migón armado, esto es, a igualdad de secciones.

1 • 5.3. Concretos utIl i zados en eihorm1g6rees

forzado

En el preesforzado, los concretos de muy al

ta resistencia son de util y necesaria aplicación. Util

para que se pueda aprovechar al máximo las cualidades y -

propiedades del hormigón preesforzado y poder facilitar -

las siguientes condiciones:

Momentos resistentes netamente mayores;

Mayor resistencia a. los esfuerzos cortantes;

- Disminución de deformaciones por el aumento del módulo

de Young.

Necesario, ya que la técnica del preesforzado exige -

su uso a fin de reducir las pérdidas de tensión en el ace

ro.

El acortamiento del hormigón por diversas causas oca-
siona el acortamiento correlativo del acero, produciéndo-
se una pérdida de tensión; estos acortamientos que origi-
nan pérdidas de tensIón proveen generalmente de:

a. De la deformación elástica y plástica. bajo los esfuer
zos, ya sea en parte instantánea o en parte diferida
(cedencia, fluencia, etc);

b. De la retracción y de ciertas variaciones higrométri-
cas y térmicas.

En el pretensado, estos acortamientos que ocasionan -
la pérdida de tensión, tienen una gran importancia, pues

(
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su desconocimiento fue la causa de los fracasos en el pre

esforzado antes de Preyssinet y lo condujeron a Kner a -

negar la posibilidad de pretensados duraderos.

Durante las primeras investigaciones se usaban hormi-

gones con agua/cemento elevados, una mala compacidad y es

taban sujetos a retracciones elevadas llegándose a la con

clusión de que para obtener una disminución en la retrac-

ción y el acortamiento producido por las variaciones de -

origen térmico, se debe buscar una compacidad mínima con

un valor de relación agua/cemento mínima. Además, para -

obtener una disminución de acortamientos instantáneos y -

diferidos debidos a-ios esfuerzos, hay que procurar cons

gulr un módulo de Young elevado, pues esta cualidad carao

teriza a los hormigones de alta resistencia, para lo cual

se debe lograr tener agregados seleccionados. En defini-

tiva, para lograr esta diversidad de cualidades en el con

creto preesforzado se necesita de:

- Agregados duros y de gran resistencia;

- Cementos con fuerte dosificación o de alta resistencia

o supercementos;

- Una cantidad de agua reducida al mínimo;

- Estudio granulométrico muy cuidadoso;

Empleo de vibradores.

Generalmente en a práctica se pide una resistencia a

los cilindros de 28 días de 280 a 350 Kg/cm 2 , para el hoz'

migón preesforzado. Una condición importante por la cual
se debe emplear hormigones de alta resistencia es que és-
te ofrece alta resistencia a la tensión y al corte, así -
como a la adherencia y al empuje, lo que es deseable para
las estructuras de hormigón preesforzado, cuyas diversas
partes están bajo esfuerzos grandes.
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Para obtener una resistencia de 350 Kg/cmZ, es necesa
rio usar una relación agua/cemento no mucho mayor de 0.45
en peso; en general utilizar unos 10 sacos de cemento por
metro cibico de hormigón, teniendo siempre en cuenta que
hay que realizar un buen vibrado siempre que sea posible.

Sería insensato, por otra parte, derribar una estruc-
tura solamente porque su hormigón no alcanzó la resisten-

cia especificada, debido a que la resistencia del hormi-
gón aumenta con la edad, lo cual no indica que el diseí'ia..
dor se despreocupe de tener las precauciones razonables -

paré. obtener Hormigones buenos y resistentes. Con el ob-.

jeto de apresurar el proceso de endurecimiento, se recu-

rre a menudo al curado por vapor, pero además para lograr

ésto se emplea cementos de alta resistencia rápida, cui-

dando de no utilizar mucho los aditivos de aceleración de
resistencia*

1.5.4. Aceros utilizados en el hormigón preesfor-
zado

a. Generalidades

Los aceros que se utilizan en el prees-.
forzado son aceros duros, de elevado límite elástico y de
alta resistencia a la rotura. Al igual que en hormigón -
armado, se pueden distinguir dos clases de aceros, con -
los cuales se elaboran los alambres respectivos.

- El acero Ordinario o de Laminación en caliente, que sir
ve para producir los alambres laminados en caliente.

- Los Tratados o de alta resistencia, ya sean de Dureza -
natural o el elaborado mecánicamente en frío, de los
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cuales se obtienen los alambres laminados, alambres es-
tirádos y los laminados estirados.

A continuación indicaremos un diagrama tipo de esfuer

zos-deformaciones de los aceros de alta resistencia.

Un acero está caracterizado generalmente por:

Su módulo de elasticidad, caracterizado por la recta OA;

Su esfuerzo de rotura Lr

Su límite elástico Le;

- Su alargamiento a la rotura (medido entre dos marcas de

referencia).

Conozcamos algunas cualidades de los diversos alam-

bree.

Alambres Laminados en Bruto

Son generalmente muy poco utilizados, debido a que -

sus características no son interesantes y además su cali...

braci6n es defectuosa y su sección no siempre es rigurosa

mente circular. Su límite elástico varía entre 60-80 Kg/

MM 
al y su esfuerzo de rotura entre 85-100 Kg/mm2,

Alambres Trefilados

Sus características dependen del diámetro y son más e

levadas a medida que éste es más pequeño, indicando segui

damente las características para hilos de 2 y 7 mm.
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Para hilos de 2 mm Le 180 Kg/mm y Lr = 220 Kg/mm'

Para hilos de 7 mm Le = 120 Kg/mm" y Lr = 150 Kg/mmZ

Alambres Trefilados Tratados

Deben satisfacer que Le = 125 Kg/mm y Lr = 150 Kg/mm2.

En general, los cables y torones para cables en hormi
gón preesforzado deben cumplir con las "EspecificacIones
para Cables sin recubrimiento, de 7 alambres, Relevados -
de Esfuerzos, para Concreto préesforzado" (ASTM A 416)+

Tensiones a Adopt ar para los Aceros

En este campo hay una gran controversia, puesto que
ni los mismos consumidores se ponen de acuerdo; a pesar
de ello daremos algunas observaciones: Se debe partir del
esfuerzo de rotura y no del límite convencional de elasti
cidad para determinar el esfuerzo máximo de tensión; la e

lección se la debe hacer tomando en cuenta el diagrama de

tracción del acero y además de la reserva que se debe te-
ner en la capacidad de deformci6n suficiente del acero,
comprendida entre las tensiones máximas y de rotura; esto
se debe tener en cuenta para no estar en condiciones de u
na rotura sin aviso.

Es importante tensar los aceros en la obra a valores
muy próximos a su límite de rotura, ya que todos ellos no
toman la misma fracción del esfuerzo total y podemos te-
ner cables que lleguen al límite de rotura en el momento
de la puesta en tensión. Generalmente se toma entre 0.8

+ Reglamento ACI-. 318-719 p. 289
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y 0.9 RG siendo RG la tensión de rotura, el valor	 co.
rrespondiente a la tensión máxima.

b. Qaidasopérdidas de tensi6n en el
acero

Se conoce la tensión de trabajo del ace
ro en el momento de tensar, pero no conocemos la tensión
que, con el tiempo, conservarán los hilos, lo cual es pre
cisamente lo que nos interesa en el cálculo, puesto que -

nos da la idea de trabajo de la obra ya en servicio; los
aceros por las razones que vamos a enumerar, sufren pérdi
das o caídas de tensión, las cuales llamaremos " relaja-.
mientos", siendo las principales causas las siguientes:

a) La retracción del hormigón y su eventual contracción
térmica;

b) El acortamiento instantáneo del hormigón bajo la ac-

oión de las cargas;
e) El acortamiento diferido del hormigón bajo la acción

de las cargas;
d) La fluenci del acero.

& el caso que estamos revisando, la consideración de
las causas anteriores es muy importante, quizá mucho más
que en el hormigón armado, motivo por el cual considerare
mos uno por uno estos factores.

Ret rácci óp

Generalmente se admite como valor corriente de retrae
ción del hormigón un valor entre 2 x l0 y 3.5 x 10 . A
consecuencia de ésto tendremos un acortamiento en el ace-
ro y una pérdida de tensión en el mismo, igual a 2/10.000.
E 5 6 3/109000 . E, siendo Es el módulo de elasticidad
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del acero.

Acortamiento Instantáneo

Cuando se aplica un esfuerzq de compresión instantá~

neo a una pieza de hormigón, éste se acorta y las deforma

clones son proporcionales a los esfuerzos. La pérdida de

tensión en el acero será Es . Rb/E , , siendo E B el módu-

lo de elasticidad instantáneo del hormigón, cuyo valor os

cha entre 400.000 - (600.000 Kg/cm.

Acortamiento Diferido

Una pieza de hormigón a la cual se la somete a una -

compresión por largo tiempo, empieza por experimentar un

acortamiento instantáneo, el cual prosigue con el tiempo

y tiende hacia un valor límite obtenido al cabo de unos

dos afios y medio; aproximadamente este acortamiento dife-

rido es del orden de dos veces del acortamiento instantá-.

neo. El francés L'Hermite ha demostrado que el 40 % de
la deformación diferida se adquiere más o menos a]. mes;

60 % de la deformación diferida se adquiere más o menos a

los tres meses; y, 90 % de la deformación diferida se ad-
quiere más o menos al aío y medio.

Por tanto, la pérdida de tensión en el acero por acor
tamiento diferido será 2.E.Rb/E.

Fluencia del Acero

El conocimiento de este fenómeno es fundamental pues-
to que la duración de las obras de hormigón preesforzado
reposa sobre él. A pesar de que durante varios anos se

ha experimentado en este campo, no se ha podido determi-

nar una ley general que analice este fenómeno; en gene-



ralo las pruebas que se han realizado son de dos clases:

el un examen con el tiempo delalargamiento de un hilo so

metido a una tensión constante (fluencia) y el otro exa-

men con el tiempo de la pérdida de tensión de un hilo ten

sado a longitud constante (relajamiento); '  este último fe.

-nómeno es aproximado a lo que ocurre en el preesforzado,

pero es más difícil de analizar que la fluencia, debido a

que el comportamiento del acero en un instante dado depen

de de sus estados previos de tensión, los cuales han sido

variables. En el estado actual del estudio del preesfuer

zo no se puede decir que el relajamiento sea un fenómeno

limitado en el tiempo,. pero la extrapolación de las cur-

vas obtenidas en las pruebas demuestra que el fenómeno

es suficientemente lento para asegurarnos la permanencia

de las obras durante varios siglos. En definitiva, se -

puede anotar dos conclusiones valiosas en lo que respecta

a ésto:

- Que el relajamiento es t ant o más imp o rt ant e cuanto más

elevada sea la tensión inicial;

- Que las curvas de relajamiento relativas a diferentes

valores de tensión inicial jamás se cortan, por lo que

se tiene la tendencia a tener tensiones iniciales lo

más elevadas.

1.5.5, relajamientos admitidos en el honn6n

esforzado

SegúnSegtSn investigaciones se ha llegado a defi-

nir lo que ocurrirá con un relajamiento anormal del pre-

tensado, indicando que este relajamiento puede ser causa

do por tres causas siguientes:

a. Alargamiento del metal bajo el fenómeno plástico de -
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relajamiento;
b. Deslizamiento en los anclajes;
o. Acortamiento del hormigón bajo los fenómenos higromé-

tricos y térmicos, tales corno: retracción, contrac-
ción bajo deformaciones plásticas, etc.

Debido a que la mayoría y quizá todos los fenómenos -
plásticos son de larga duración, se puede considerar in-
cluso una desaparición total del preesforzado, encontrán-
donos con esfuerzos de trabajo para el hormigón el de -
+141 Kg/em 2 y el del acero de -48.8 Kg/mm. En este ca-
so la estructura se encontrará fisurada, pero no presenta
ría peligro de rotura, demostrándose con esto de que la -

seguridad de una estructura de hormigón preesforzado no -
requiere la existencia del preesfuerzo total previsto en
los cálculos, indicando que, en cualquier caso, los valo-

res admitidos para la retracción y relajamiento no deben
haber variaciones muy importantes.

Siendo el esfuerzo previo de cálculo un valor mínimo,
realizado con valores mayores, la retracción alcanza un -

valor máximo admitido en los cálculos de 4 x 1O

1.516 • Valore s a adoptar en los cálculos

a. Generalidades

Debido a las distintas diferencias ana-
lizadas anteriormente, los esfuerzos admisibles y los fac

tores de carga para el hormigón preesforzado no se pueden
basar directamente en aquellos para el hormigón armado' de
ben escogerse con respecto a las consideraciones básicas
que soportan, entre las cuales tenemos las siguientes:
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- La relación de las sobrecargas a las cargas de disefio:
Puesto que es la práctica diseñar las cargas de servi-
cio para los esfuerzos admisibles, las sobrecargas se -
soportarán a esfuerzos que excedan los valores admisi-
bles. Por ello, los esfuerzos admisibles deben determi
narse con respecto a la relación de sobrecargas a car-
gas de disefio, el factor de carga se debe escoger de -
tal manera que la sobrecarga real no perjudique al ser-
vicio de la estructura.

Frecuencia y magnitud de las cargas repetidas:
Los esfuerzos admisibles y los factores de carga deben
escogerse de tal manera que eviten fallas bajo las car-
gas repetidas.

- Variación en las propiedades de los materiales:
Los materiales que tengan mayor variación deberfan te-
ner valores más bajos de esfuerzos admisibles y quizá
valores más altos de factores de carga.

- Imprecisión en los métodos y fórmulas de diseflo:
Cuando la exactitud de métodos y fórmulas está en duda,
se necesitará un mayor margen de seguridad para el dise
fío.

- Seriedad y precipitación de la falla:
Las fallas quebradizas dan generalmente un margen mayor
de seguridad; además las estructuras importantes y los
miembros especiales deben tener mayor seguridad.

- Efectos secundarios:
Los esfuerzos admisibles, a menudo, se mantienen sufi-
centemente bajos, para evitar efectos secundarios inde
seables, como la deformación plástica excesiva y las vi
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braciones no deseadas.

- Economía y proporcionamiento:
Cuando se pueda obtener la seguridad a un costo relati-
vamente bajo, usualmente se debe proporcionar con una

mayor libertad.

Alguno de estos factores presenta análisis cuantitati
yo, otros se presentan para un tratamiento matemático, pe
ro generalmente la elección de los valores apropiados pa-
ra los esfuerzos admisibles y los factores de carga, se
basan en el buen juicio y gran experiencia; a pesar de
que, no siempre, se puede asignar un valor a un esfuerzo
admisible o a un factor de carga, pues estos valores va
rían con:

1) 4posde estructuras

Los esfuerzos admisibles y los factores de carga pue-
den variar para diferentes tipos de estructuras (puentes,
edificios, obras especiales). La probabilidad de sobre-
cargas, la repartición de las cargas, la posibilidad de
deterioro y el requisito de impermeabilidad difieren para
tipos diferentes.

2) Grados de materiales

En el hormigón preesforzado, como sabemos se emplean
diferentes ciases de refuerzo, incluyendo alambres, ca-
bles y varillas de alta resistencia, los cuales pueden d
ferir en ductilidad, deformación plástica y característi-
cas de fatiga. El hormigón puede tener resistencias que
varíen desde 210 Kg/cm hasta 700 Kg/cm; todos éstos pue
den solicitar una variedad de valores para los esfuerzos
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admisibles y los factores de carga.

M étodos de construccil6n

Se puede indicar que, bajo condiciones similares, una
viga preesforzada adherida tiene una resistencia a la ro-
tura mayor que una sírí adherencia; los miembros postensa,..
dos tienen una pérdida de preesfuerzo menor que los miem-
bros pretensados; la construcción precolada, colada en el
lugar y compuesta, puede tener resistencias diferentes;to
do ésto conduce a asignar en cada caso valores diferentes.

4) Etapas decar
1	

.

Los esfuerzos admisibles y los factores de carga pue-
den diferir para las diversas etapas de carga, por ejem-
plo, al aplicar los gatos, los esfuerzos en el acero son
bastante definidos y hay poco peligro de sobreesfuerzo;se
rá suficiente un pequefio margen de seguridad.

195.7. La seguridad en obras de hormig6n preesfor-
zado

El problema de la seguridad es muy importan
te y conviene analizarlo en el caso del hormigón preesfor
zado, puesto que si bien en hormigón armado se acepta coe
ficientes o factores de seguridad que permiten un digeo
aproximadamente real, en el preesforzado, la hipótesis de
homogeneidad del material, aceptada, ya no será satisfe-
cha, pues el cálculo clásico será, por tanto, incapaz de
decirnos si la pieza es susceptible de resistir a sobre-.
cargas mayores.

3)

a. Comjrnrtamientode una viga desde eles-
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tado elástico hasta la rotura

Al igual que en el hormigón armado, si
se analiza el comportamiento de una viga de hormigón pre-
esforzado, cargada hasta la rotura, entonces tendremos un
diagrama cargas—deformaciones con las siguientes fases:

Fase 1: en esta fase la viga permanece en la zona de
las deformaciones elásticas, las cuales son reversibles y
si las cargas dejan de actuar, la viga vuelve a su estado
inicial.

Fase II: es la fase del alargamiento; el concreto ten
sado no está aún fisurado, pero sufre alargamientos irre-
versibles; si se suprimen las cargas, subsisten las defor
maciones permanentes.

Fase III: es la fase de la fisuración; a medida que
aumenta la carga, las fisuras se vuelven más importantes;
si se suprimen las cargas, las fisuras pueden cerrarse,pe
ro subsisten las deformaciones permanentes correspondien-
tes al alargamiento del hormigón.

Fase IV: es la fase de la presuptura; el concreto en-
tra en la fase de grandes alargamientos; las deformacio-
nes de la viga crecen rápidamente y el concreto comprimi-
do se desintegra y se produce la rotura.

Todas estas fases analizadas anteriormente ya fueron
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tratadas en el capítulo correspondiente al hormigón arma
do, pero, por motivos de sistematización, se los ha anal¡
zado nuevamente.

b. Seguridad con relación a la fisuración

Este es un problema bien difícil de ana
lizar, puesto que lo interesante sería conocer el esfuer-
zo de tracción del hormigón, a partir del cual se mani-
fiesta la fisuración, porque entonces suponiendo que las
relaciones entre momentos y esfuerzos en el campo elásti-

co son siempre aplicables, podríamos calcular el momento
suplementario que la viga debe absorber para pasar del es
tado normal al estado de fisuración.

Guyón indica una fórmula aproximada para determinar
el esfuerzo de fisuración, basándose en condiciones teóri
cas, la cual es:

R TI = R' +	 + ng)
en donde:

= esfuerzo aparente de fisuraoión
= esfuerzo de rotura determinado por ensayos de

flexión sobre probetas, calculada por la fórmula:

= 3.5

ng = esfuerzo medio del preesfuerzo
= coeficiente que depende de la forma de la

viga y que generalmente se toma igual a
0.55.

C. Seguridad con relaciÓn a la rotura

Este fenómeno es de más fácil análisis
que el de fisuración y la mayor parte de vigas preesf orza
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das armadas normalmente han presentado las siguientes con

firmaciones. Las fisuras se propagan de acuerdo a cómo

aumentan las cargas hacia la zona comprimida de la viga;-

esta zona disminuye de espesor al mismo tiempo que el ace

ro sufre alargamientos más y más grandes; es decir, la vi

ga falla por desintegración del hormigón en la zona de

compresión. Esta desintegración no significa, aparente-

mente, que el hormigón haya alcanzado su límite de rotura,

sino que al contrario, vemos que es el acero, el cual, al

punto de la rotura, tiene alargamientos tales que le son

imposibles al concreto seguirlos; entonces, es el Momento

resistente del acero, el que condiciona la rotura en la -

mayor parte de los casos; sin embargo, cuando tenemos ace

ro en suficiente cantidad y buena sección y además que la

rotura es débil, la rotura de la pieza se puede producir

por falta de hormigón y entonces hay que tomar muy en -

cuenta el Momento resistente del hormigón.

Partiendo de las hipótesis admitidas, se pueden indi-

car fórmulas que proporcionan los valores de los momentos

resistente, admitiendo:

1) Que el diagrama de deformaciones permanece recto has-

ta que la zona comprimida es enteramente plástica y -

que el esfuerzo del Hormigón es uniforme.

2) Que el acortamiento unitario del hormigón comprimido

es igual a 3.5 x 1.000 en el momento de la rotura,

cualquiera que sea la calidad del hormigón; por tanto,

conociendo también el acortamiento	 del acero, se -

puede' determinar la altura Y.
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Deformaciones	 Tensiones

Se verificará la rotura, para los dos tipos antes ario
tados, teniendo:

Rotura de laygapor insuficiencia de acero

Admitiendo que en el momento de la rotura tenemos

	

3.5 por 1.000 y	 diferente a 2.5 por 19000 (antes
de la estricción), tendremos:	 = -	 h y el valor de
z = 0.937 h', obteniendo el Momento resistente del acero
mediante la fórmula: Mz.A,= 0.937 . h' . Aps.Ra
siendo: Apa = sección del acero

Ra = carga de rotura
= Momento resistente del acero

h' = Distancia del c.d.g. del cable hasta 0.10
del límite superior.

Rotura de la viga por insuficiencia de hormigón

Se pueden distinguir dos casos, a saber:

a) Secciones en las cuales el eje neutro cae dentro del
patín, o sea cuando el espesor del patín es mayor que
1.4 hle PLO .fm. Se tendrá generalmente un Momento.

09 [A 5,	 (

nw no



b) Secciones en las cuales el eje neutro cae fuera del
patín, o sea, cuando el espesor del patín es menor -

1.4 h'.p .fps

	

que	 , 	 teniendo un Momento.
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1.6. , Procedimientos j M odosde Preesforzado

1.6.1. Generalidades

Generalmente los métodos o procedimientos
de tensado se refieren a dos sistemas principales, debido
a que toda aplicación de hormigón preesforzado requiere
la acción de un esfuerzo de tensión en el aceró; y, claro,
que aquí es donde se debe analizar las dificultades práo-
ticas de construcción y además los respectivos análisis £
conómicos y de responsabilidad técnica. Estos dos proce-
dimientos indicados son los siguientes:

a. Tensado del 'acero antes del colado del
hormigón

En este procedimiento después del cola-
do y fraguado del hormigón, se suprimen las tracciones ex
tenores, el acortamiento del acero que tiende a tomar su
longitud primitiva, determina una compresión elástica del
hormigón, es decir el preesforzado propiamente dicho.

b. Tensado del acero después del colado
del hormigón

Se procede a colar el hormigón normal-



mente, las armaduras no están tensadas sino encerradas en

unos ductos que las aislan del hormigón, para evitar la
adherencia; después que fragua el hormigón se procede. a
tensar el acero, apoyándose sobre el mismo concreto, pro-
duciéndose de esta manera el preesforzado propiamente di-

cho

Procederemos a analizar cada uno de estos procedimien
tos anotando sus principales características y funcionab
lidad a través del tiempo, así como sus defectos y fallas.

1.6.2. Estudio del procedimiento p .or tracción pre
via

Si analizamos este fenómeno a través del
tiempo, tendremos que distinguir las siguientes etapas:

a. Pase de construcción

Se distinguirán tres estados:

Primer estado: tensado de las armaduras;
Segundo estado: colado del hormigón, fraguado normal o ar
tificial acelerado;
Tercer estado: supresión de las tracciones y realización
del preesforzado, produciéndose la primera caida de ten-
sión provocada por el acortamiento elástico del hormigón
bajo la compresión.

b. Pase posterior

Aquí se presenta un solo estado.

Cuarto estado: el hormigón sometido a retracción se acor-
ta provocando una segunda calda de tensión; dicha retrac-
ción prosigue con el tiempo según las leyes ya analizadas;
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además la deformación diferida también se desarrolla en

este estado.

Si hacemos.un análisis en forma objetiva, tendremos
las siguientes conclusiones, las cuales son de mucha im-
portancia para realizar evaluaciones posteriores, con las

consiguientes diferenciaciones:

Se tiene una incertidumbre del conjunto, con respecto a
la verdadera carga de trabajo del acero durante su lar-
go período posterior; debido a que las ,pérdidas de ten
sión en general y especialmente las debidas a la retrae

ción son poco conocidas y no definidas; además el valor

del módulo de elasticidad, necesario para determinar el
acortamiento elástico, es un valor bastante variable e

impreciso.

- Hay imposibilidad de modificar posteriormente la ten-
sión del acero, en el caso en que las caídas de tensión,
medidas en el lugar, conduzcan a resultados inquietan- .-

tes que sobrepasen los valores de cálculo.

- Generalmente en obras grandes hay dificultad de anclar
los gatos por falta de apoyo para la acción tensora,
puesto que las tracciones necesarias son, a menudo, del
orden de cientos de toneladas y por lo cual requieren -
de un apoyo sólido, para dichos gatos.

- Por el contrario, si existen bloques de apoyo, este pro
cedirniento facilita considerablemente la puesta en ten-
sión, o sea, los cables al desnudo, libres de todo fro-
tamiento perjudicial, permiten una realización precisa
del esfuerzo de trabajo y de la elongación prevista por
el cálculo para la puesta en tensión.
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- Hay un problema específico, que siendo el fraguado una

operación larga, los aparatos para tensar, gatos hidráu

lleos, etc, permanecen inmovilizados hasta el endureci-
miento suficiente del hormigón, lo cual puede tomar de-
masiado tiempo, produciéndose entonces una amortización
financiera costosa y más aún si vemos que se necesita
de gran cantidad de equipo, puesto que cada aparato só-
lo puede tensar un grupo de cables.

En resumen, las conclusiones arriba anotadas, hacen -
que este procedimiento haya tenido menos éxito que el se-

gundo, pero este sistema puede. ser ideal para la prefabr

cación, debido a:

1) Se dispone de bloques de anclaje y aparatos de tensa-
do, fijos en una forma permanente y dispuestos a cual

quier trabajo.

2) Se puede tener un mejor control del hormigón, ya que

por la fabricación en serie que se requiere para la -
prefabricación, se trabaja con materiales iguales y -
mano de obra especializada, lo cual disminuye la mag-
nitud relativa de los errores ocasionados por los fe.
n6menos  analizados anteriormente: retracción, deforma
ciones, etc.

3) Se puede obtener un fraguado artificial con vapor, lo
cual reduce el fraguado a pocas horas, obtenIéndose u
no similar como si se tuviera a los 90 días.

Entonces, se puede ver que en el caso de prefabrica-
ción, los inconvenientes desaparecen, subsistiendo las -

ventajas. Para el diseño de una obra determinada debe te
nerse todas estas conclusiones en la mente, para que no -
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se produzcan luego problemas que retarden la construcción

misma de ella.

1.6.3. Estudio del procedimiento de la 	 en

tensión después del fraguado de]. hormigón

De manera similar como lo realizamos para
el procedimiento anterior, analizaremos el. fenómeno a tra

vés del avance del tiempo y los diferentes estados que se

producen.

a. Fase en obra

1) Primer estado
Colocar las armaduras dentro de un

forro aislante.
2) Segundo estado

Colado del hormigón y fraguado nor.-

mal.

3) Tercer estado
Puesta en tensión de los cables que

se deslizan en su dueto; aquí los gatos hidráulicos se a-
poyan sobre el mismo hormigón ya endurecido.

4V Cuarto estado
Bloqueo de las armaduras con los co

nos de anclaje, inyección con mortero de cemento de los
duetos de los cables, corte de los alambres exteriores y

sellado final.

b. Faseppsterior

Se distingue un último estado:



5) Quinto estado

El concreto sometido a retracci6n -

se acorta, provocando una caída de tensión en el acero.

Obteniendo conclusiones generales de este análisis te

nemos:

- Sigue existiendo la incertidumbre de trabajo real del a

cero, a pesar de que por este sistema quedan eliminadas

las pérdidas de tensión debidas al acortamiento instan-

táneo del concreto, así como las pérdidas producidas en

la fracción de retracción adquirida en el momento de la

puesta en tensión.

- Si no se efectúa la inyección inmediatamente, existe la

posibilidad de retensar los cables en caso de que los -

resultados en obra no coincidan con los resultados de -

cálculo.

Facilidad para construcción de todo tipo de obra, debi-

do a que se puede asegurar el apoyo de los gatos para -

realizar la tensión.

- Una dificultad en obra, es la que los ductos de desliza

miento originan trotamientos mínimos que no permiten la

obtención de los alargamientos uniformes', previstos en

el cálculo.

- La movilización corta de los aparatos en cada tensado -

para tensar los cables, además cada aparato puede ser-

vir sucesivamente para asegurar la puesta en tensión ce

muchos grupos de alambres, evitando de esta manera la -

amortización elevada de la maquinaria.
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Con este procedimiento se han construido y se constru

yen la mayor cantidad de obras de hormig6n preesforzado.

1.6.4. Material necesario p arapretensarj alina

dipM osiciones_ prácU cas

Se analizará a continuación los aparatos ne

cesarios para tensar, tanto los que quedan fijos de modo

permanente en el lemento del hormigdn, como los dif eren-

tes aparatos posteriores que sirven para realizar el ten-

sado. En primer lugar analicemos los sistemas Me usados

de preesforzado.

a. Sistemas de pe esforzado

Realicemos una apreciación de la forma

como actúan los diferentes sistemas de preesforzado, to-

mando en cuenta que, debido al desarrollo que han tenido

estos métodos de diseño, se han perfeccionado y desarro-

llado varios sistemas de efectuar el preesforzado de los

cables. Entre los más importantes y de mayor aplicación

e st án:

1) Sistema Dnld2a

Se puede indicar que este sistema -

fue el primero de todos los aplicados a puentes, pues des

de la primera realización, en el puente de Aue en Auen-

heim, en Alémania, aparecen ya casi todas las caracterís-

ticas definitivas, que entre otras son: Unidad de prees-.

forzado de barra redonda de acero de alta resistencia, an

olaje de tuerca, adaptado a extremidad fileteada, y empal-

me por manguito de doble Tosca. En las primeras aplica-

ciones las barras quedaban fuera del hormigón en el inte.



rior de los cajones de las vigas, pero de acuerdo a cómo

se adelantaba en este método, las barras se alojaron en
vainas metálicas que se enchufan también por enroscado y
tienen piezas especiales para alojar los manguitos. La
transmisión de placa al hormigón se hacía por placas cua-
dradas, sunchando con una sencilla espiral de redondo el
hormigón inmediato; esta disposición ha cambiado, reunien
do en un solo elemento ambas funciones, en el anclaje de
campana, que es el actual.

Anotaremos que las barras desde su ajuste definitivo
tienen 18.6 y 26 mm de diámetro., que se especializan gene
ralmente en el preesforzado transversal o secundario y en

el preesforzado longitudinal, respectivamente; últimamen-
te se emplea el diámetro de 32 mm cuya aplicación está en
los puentes de gran luz, el acero tiene características
desde 80-105 Kg/m&. La campana de anclaje activo tiene
un cuerpo cilíndrico con diámetro de 14-16 cm y que sun-
cha la zona de hormigón que recibe directamente la carga;
este cilindro se recoge hacia el lado externo en campana
perforada, por un orificio que deja paso a la barra, obtu
rando la entubación; la zona recogida termina alrededor -
del orificio, con inclinación idéntica a la de los bordes
de la tuerca, que se adaptará fuertemente contra ella, de
jando la barra centrada.

Los anclajes ciegos se realizan también con campanas
idénticas a las del anclaje activo, fijando previamente -
la tuerca contra ella, mediante 3 puntos de soldadura, pa
ra que no se mueva durante el tensado. Las tuercas son
hexagonales, con 4 entalladuras para la entrada de la in-
yección; la salida del aire, en esta operación, se facili
ta colocando pequeflos tubos de goma en los anclajes cíe-
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gos, en gran número de los manguitos de empalme y en los

puntos altos de las barras curvas.

El gato de tensado es muy sencillo, tiene un sistema

de tracción de la barra directamente unida por roscado al

émbolo accionado por la bomba que se maneja a mano; al

mismo tiempo es preciso accionar el dispositivo de rosoar

do de la tuerca, también a mano, asegurándose al final

que la tuerca esté contra la placa de anclaje, el alarg:a

miento de la barra se mide automáticamente en un contador

que lleva el gato, con la apreciación de la décima de mi-

límetro; otra comprobación la tenernos en la presión del

manómetro de la bomba; y, por último, se dispone de una

galga para medir con aproximación de 0,5  mm la. longitud

de la barra que ha salido al exterior desde el tope del

anclaj e.

Este sistema, desarrollado definitivamente por el pro

fesor Pinsterwalder, abordó desde su comienzo el problema

de los puentes, y en el sf10 1957 se lanzó por el método

constructivo de los voladizos sucesivos, alcanzando un -

gran éxito.

2) Sistema Korowkin

&i este sistema, uno de los más uti

lÍzados en la URSS, proyectado por el instituto Científi-

co Central de la Construcción, se forman las unidades con

mazos de alambres paralelos de 3-5 mm en capas concéntri-

cas hasta tres, dispuestas alrededor de un núcleo de ace-

ro dulce. Este núcleo no trabaja y debe tener el menor -

diámetro posible; las capas internas se solidarizan por u

na malla de alambre de 1.5 mm y la externa por una espi-



raJ. de 2 mm, teniendo de 5-7 cm de paso, quedando el mazo
perfectamente empaquetado para alojarse en una vaina ci-
líndrica de chapa de acero de 0.4 mm, con un diámetro su-
perior de 15 a 18 mm a la del mazo.

Las cabezas activas de la unidad se forman con la ayu
da de un barrillete cilíndrico, formado por un trozo de
tubo sin soldadura, de diámetro que varía desde 140-178

mm y una longitud de 130 a 180 mm y un fondo soldado al
interior con orificio para dejar pasar el mazo de alam-
bres. Cuando han pasado éstos, se doblan en garrota com-
pleta, con prolongación dentro del barrilete y las die-
rentes capas deben quedar independientes y en direcciones
radiales, lo cual se hace a máquina con toda regularidad
rellenándose después el espacio del cubilete con hormigón
de alta calidad. Antes de realizar esta operación, hay -
que fijar la posición del ramillete mediante un anillo e
introducirle un núcle& cónico de unos 10 cm hasta el nit-

oleo del mazo, con el mismo diámetro que la barra central;
el numero de alambres varía de 20 a 64.

Los anclajes ciegos pueden realizarse con una cabeza
corriente sumergida directamente dentro del hormigón o
bien por anclaje en lazo directo de los alambres desplega
dos en una o varias capas en planos radiales; las extremi
dades de los alambres de cada una de las capas se unen -
con alambre de atar. Se han realizado varias experien-
cias para determinar la resistencia de las cabezas así ob
tenidas, variando el tipo de hormigón y las dimensiones -
de las mismas, utilizando dimensiones mínimas y hormigón
de 600 Kg/cm (¿ . Debe reforzarse el hormigón inmediato a -

las cabezas, bien con emperrillados transversales de re-

dondos de 10-12 mm o con espirales del mismo redondo, de



un diámetro ligeramente superior al del cubilete; también

deben reforzarse del mismo modo las zonas correspondien-

tes a los anclajes ciegos. La pieza de fondo del cubile-

te tiene una rosca por donde se conecta al gato y realiza

directamente la tracción del mazo; para apoyar el gato en

la superficie del hormigón, se dispone de una placa metá.

-Iba de 5-10 mm de espesor,

3) Sistema Freysainet

Es el sistema con el cual se inicia
el preesforzado, pues en el año 1940 se pone a punto el -
sistema definitivo, usando cables de 12 alambres y anda-

jes de hormigón armado, macho y hembra. Por tener gran -

importancia y por ser el sistema más utilizado enla ac-

tualidad, seguidamente analizaremos algunas característi-

cas principales de este sistema.

Cables y Ductos

Generalmente se tiene cables formados por alambres de

5.7 y 8 mm. Sus características principales son:

Tamaño del cable 	 12/5 mm 12/7 mm 12/8 mm

- Area nominal del acero, cm	 29335	 4,631	 6,03
- Resistencia a la rotura, car

gaútil, ton...............	 40982
- Carga mínima del cable tensa

do (80 %,de  la rotura) ton.. 32965
- Carga máxima de diseño (60 %

rotura). Fuerza utilizable,
ton . . . . . . , . . . . , . , . . . . . . . . . .	 24945

76,42

61 9 22	 85,00

36 9 73	 52900
- Peso del cable, sin envoltu-

ra, Kg/m ...................	 1 9 83	 39645
- Diámetro recomendado del ori

ficio ..........,......,,... 	 2,85	 3981
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Los alambres están agrupados en haces alrededor 	 T:C
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resorte central helicoidal de hilo delgado de acero;
misión de este resorte es esencialmente mantener los hi-
los en su lugar, correctamente repartidos según las gene-
ratrices de un cilindro. El dueto que protege el cable -
está fabricado de una hoja metálica delgada, a la que se
le han torqueado pequeñas ondulaciones según las directri
ces del cilindro que sirven para dar al dueto mayor resis
tencia a la ovalización y, por el contrario, mayor flexi-
bilidad al eje del cable; los diámetros de dichos ductos
generalmente son: 34 mm para 12/5 mm

44 mm para 12/7 mm

46 mm para 12/8 mm

5 mm
= 12 alambres DS 5 mm = 1 cable

La vaina debe brindar impermeabilidad y resistencia -

al aplastamiento, pues ésto es muy importante ya para evi

tar la penetración del concreto antes del tensado, los ta

pones de hormigón que así se formen son obstáculos para -

el deslizamiento, de los cables, tanto al efectuar el ten-

sado como en el paso del mortero de inyección. En cier-

tos casos no se introducen los cables en duetos, sino que

los alojamientos cilíndricos para ellos son practicados -

en la masa del concreto por medio de un tubo de caucho -

grueso que se retira después del fraguado, siendo éste un

sistema de un empleo muy delicado y especial. Es necesa-

rio tener el máximo cuidado para mantener en su lugar los
cables en el encofrado, realizando anclajes sólidos sobre
los puntos de fijación, acordándose que la vibración enér
gica del hormigón tiene la tendencia a desplazar los ca-
bles, los cuales deben estar dispuestos de tal modo que -
el colado del hormigón sea fácil y el recubrimiento co-
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rrecto.

Para el cálculo de la curvatura de los cables, convie

ne en cuanto sea posible, tomar como radio de curvatura
mínimo, los siguientes valores:

R=5m para 12/5 mm
R=6m para 12/7 mm
R=7m para 12/8 mm

b.

1) Generalidades

Los anclajes se realizan por medio
de piezas llamadas Conos; cada uno de ellos se compone de
dos partes: la parte Hembra, que es un cilindro de mort e-
ro fuertemente sunchado que tiene axialment e un objeto
troncocónico para el paso de los alambres del cable, y u-
na parte Macho, que es un tronco de cono estirado que blo
quea fuertemente a los alambres sobre el contorno inte-
rior del cono hembra; esta pieza también se fabrica de -

mortero, llevando un tubo central que permite la inyec-

ci6n posterior del dueto; el acople del cono hembra y del
cáble se realiza por medio de un manguito metálico. Para
este proceso, los diámetros de los conos son respectiva-.
mente de lOO, 120 y 135 mm, para los cables de 12/5 mm,
12/7 mm y 12/8 mm respectivamente, siendo las alturas de
los conos de 100, 120 6 125 mm.
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Los conos de anclaje pueden colocarse en el encofrado
de dos formas:

Aisladamente: corno en el caso de los cables levantados,
cuyas extremidades no estén en el extremo de la viga,
sino situados en su paramento superior; aquí se tomará
en cuenta la posición del cono, tanto en su posición co
mo en su inclinación, para evitar deformaciones poste.
riores.

- Por grupos: los conos del extremo de una viga, se reunen
conjuntamente, especialmente en el caso de un elemento
prefabricado.

La placa de apoyo se coloca seguidamente en el enco-
frado para luego cortar y sellar los anclajes.

Se ha realizado este análisis por ser uno de los más
empleados, debido a que sus ventajas son muy numerosas, se
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a1ando sencillamente que nos permite tener garantía y se

guridad en lo que respecta a la posición e inclInación de

los conos y además reduce el tiempo de puesta en tensión,

puesto que, a partir del momento en que se ha colado el

hormigón de la viga, el hormigón de las placas ya está en

durecido, evitándonos la placa de apoyo, el encofrado en

los testeros de la viga.

El zunchado posterior de los Conos debe efectuarse de

bido a que el hormigón situado en las proximidades de és-

te y especialmente el situado inmediatamente detrás, está

sometido a esfuerzos considerables, cuyo máximo se produ-

ce en el momento de tensado, en un tiempo en el cual el

hormigón de la viga ecstá relativamente todavía fresco;por

tanto, conviene tener especial cuidado en el colado de es

tas partes de la obra, así como el de vigilar el vaciado

y acomodamiento del mismo; se indica a continuación dos -

formas como se puede preveer el zunchado:

,21uftJC/os c-PdzboS 	 /,ucj

:L)	 Ii
/Occ	 /-

o	 C-0&

• Generalmente se presentan problemas en el anclaje de
los conos de los cables levantados; además del anclaje se
ñalado, indicaremos otros que, en ocasiones, es indispen-
sable realizar con el objeto de facilitar las operaciones
de tensado y entre los principales tenemos:

- Colocando en la extremidad del cable un anclaje comin -
por medio de conos macho y hembra, haciendo el bloqueo
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de los alambres de antemano. El cable se coloca enton-
ces en su lugar en el encofrado con su anclaje bloquea-
do, cuidando de que en las operaciones siguientes no ha
ya desbloqueo ni desorganización del anclaje.

Por medio de un enrollado de los hilos o alambres sobre
un mandril cilíndrico que se apoya sobre el cono hembra
corriente, por medio de platinas de acero.

- Por adherencia, ahogando los extremos de los alambres
en el concreto luego de haberlos curvado de acuerdo con

el trazado determinado por el cálculo.

2) Métodos de tensado

Estos métodos pueden clasificarse

bajo 2 grupos:
- Preesforzado mecánico, por medio de gatos hidráulicos; y,
- Preesforzado eléctrico, por aplicaci6n de calor.

- Preesforzado mecánico
IM

Es el método más común, tanto en

aplicación del pretensado como en el postensado. General
mente se usan gatos hidráulicos debido a su alta capaci-
dad y a la fuerza relativamente pequeña requerida para a-
plicar la presión; ocasionalmente se utilizan gatos de -
tornillo, cuando la fuerza que se va a ejercer no es ma-
yor de 5 Ton; las palancas pueden resultar convenientes -
cuando se van a tensar alambres muy pequefioa o se hace el
tensado individualmente.

Cuando se emplean gatos hidráulicos, se accionan u-
no o dos émbolos por una unidad de bombeo con una válvula
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de control en el circuito de los tubos; la capacidad de -
los gatos varía desde cerca de 3 Ton hasta lOO Ton o más,
recomendando tener para el tensado gatos de una capacidad
de por lo menos 60 Ton como mínimo, dependiendo, en todo
caso, de la importancia de las tensiones a ejercer. Si se
tienen disefíados cables especiales para obras especiales,
es necesario también disefar gatos especiales para el ten
sado, indicando que para algunos sistemas de tensado, pue
de emplearse cualquier gato de suficiente capacidad, siem
pre que se tenga disponible una mordaza adecuada para el
tendón; además se deberá tener cuidado de ver que el gato
esté montado apropiadamente en las placas de apoyo en los
extremos y que se tenga suficiente espacio en los extre-
mos de tensado para acomodar, los gatos.

Como no es posible compilar todos los datos necesa-
rios para diseñar cada sistema de preesforzado, es necesa
rio realizar consultas a representantes de las Compañías
dedicadas a la elaboración de elementos de preesforzado.
Los sistemas de construcción de los gatos varían desde ja
lar uno o dos alambres hasta varios cientos de ellos a la
vez; el sistema Cliff-Gilbert, en Inglaterra, emplea un
pequefio gato de tornillo que pesa cerca de 10 Kg y el -
cual jala un alambre cada vez y puede manejarse fácilmen-
te. En el sistema Magnel, se efectúa el tensado por me-
dio de un gato hidráulico que estira dos alambres al mis-
mo tiempo por medio de una mordaza temporal de alambre.

El gato de doble acción Freyssinet jala hasta 18 alam
bres o 12 cables al mismo tiempo; los alambres se acufan
alrededor de la caja del gato y son estirados por el pis-
tón principal, el cual reacciona contra el anclaje empo-e^
trado; cuando se alcanza la tensión requerida, un pistón
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interior empuja un tapón dentro del anclaje para asegurar
los cables; la presi4n en el martillete o pistón princi.-
pal y en el pistón interior, se deja escapar gradualmente
y se quita el gato.

A continuación indicaremos algunas ideas relativas al
empleo de los gatos en la práctica, de acuerdo a su fun-.
cionami ento:

- Con el objeto de minimizar el escurrimiento plástico en
el acero y también reducir las pérdidas por fricción -

del preesfuerzo, a veces los tendones son estirados un
pequefo porcentaje arriba de su preesfuerzo inicial es-

pecificado; este exceso también es necesario por el des

lizamiento y compensación en el anclaje al eliminar la
presión del gato.

- Cuando los tendones son largos o apreciablemente curvos,
se debería poner los gatos en los dos extremos; durante
el proceso de colocación de los gatos, se debería co-
rrer completamente las cuflas y tuercas de anclaje y a-.
sentarse ajustadas moderadamente contra las placas de -
los extremos; esto puede ayudar a evitar daflos serios
en el caso de que se rompiera un alambre, o de una fa-
ha inesperada de los gatos; debido a que los manóme-
tros de los gatos están calibrados, ya sea para leer la
presión en el pistón o para leer directamente la canti-
dad de tensión aplicada al tendón, es práctica coman -
leer el alargamiento del acero y luego chequearlo con -
las indicaciones del manómetro.

W~ 	 se van a tensar varios cables en un miembro, de-
bería tenerse cuidado de jalarlos en el orden apropiado,
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para que durante el proceso no resulte una carga excén-
trica de cuidado.

Preesforzado eléctrico

El método eléctrico de preesforza
do evita completamente el uso de los gatos, pues el acero
se lo alarga al calentarlo con electricidad. Este proce-
so eléctrico tiene aplicación sólo para el postensado, en
donde, como se indicaba, se permite que el hormigón endu-
rezca completamente antes de la aplicación del preesfuer-
zo. Se emplean varillas lisas de refuerzó, barnizadas -
con un material termoplástico tal como el azufre o alea-

ciones con punto de fusión bajo y enterradas en el concre
to como varillas de refuerzo ordinario, pero con extremos
sobresalientes roscados.

Después que ha fraguado el hormigón, se pasa una co-
rriente eléctrica de bajo voltaje, peró de elevado a pera
je a través de las varillas. Cuando las varillas de ace-
ro se calientan y se alargan, se aprieta las tuercas de
los extremos sobresalientes contra unas planchuelas resis
tentes; una vez que las varillas se enfríen, se desarro-
lla el preesfuerzo y se restablece la adherencia por la -
resolidificación del barniz.

Este método, como se desarrolló originalmente, se in-
tentó para varillas de acero estiradas hasta cerca de -
1.970 Kg/c& que requiere una temperatura de 120 grados -
centígrados. Debido al alto porcentaje de pérdida de pre
esfuerzo para el acero con un preesfuerzo tan bajo y o-
tros motivos involucrados en el proceso, se ha encontrado
que este método es antieconómico para competir con el pre
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esforzado que utiliza acero de alta resistencia a la ten-
sión. porque se requeriría una temperatura mucho mayor pa

ra la realización de su preesforzado, pudiendo ocasionar
dicha temperatura varias complicaciones, inclusive podría
da.ar algunas de las propiedades físicas del acero de al-
ta resistencia. A pesar de todos estás inconvenientes,
en la URSS este método tiene mucha aplicación, ya sea so-
lo o en combinación con el esforzado mecánico.

1 • 7.ImportanciadeIa Aplícaci6n del Ho ¡ír6n Armado 1
del Ho rmijeesforzado ennc ión de
Puentes

La construcción de puentes es tan antigua como la -
humanidad misma, pues siempre el hombre, en su avance evo
lutivo, ha necesitado de elementos que le permitan comunj
carse con los demás integrantes de un sistema determinado;
y una parte integrante de esta comunicación, está la cons
-trucción de elementos de enlace de vías de comunicación o
de salvar grandes depresiones que se encuentran en la na-
turaleza, y es aquí donde el Puente cumple su finalidad.

Los romanos fueron los que comenzaron a aplicar este
concepto de puente, con el uso de los llamados Alquitra-
bes, elementos que eran construidos con planchas de pie-
dra unidas hasta salver una depresión requerida. En la e
dad media, entre los aSos 1000 y 1500, se comienzan a -
construir puentes con arcos apuntalados, a pesar de la
pérdida de conocimientos que acumularon los griegos y los
romanos, la cual se recobró después del Renacimiento,prin
cipalmente con la obra de Leonardo de Vine¡, quien es -
prácticamente el iniciador del desarrollo de la teoría de

estructuras.
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En los siglos XVIII y XIX se producen muchos e impor-
tantes avances matemáticos, científicos, materiales y me-
cánicos en el campo de la Ingeniería de Estructuras, co-

menzandose a editar códigos, prácticas standar y fórmulas
matemáticas apropiadas. La última mitad del siglo XIX se
la considera como la "edad de oro" en lo que concierne al
desarrollo de la teoría clásica de las estructuras,tenien
do gran aplicación la construcción de Puentes de hormigón
armado, especialmente en las potencias económicas más de-
sarrolladas, las cuales construyen puentes de todo tipo y

forma.

Desde el afio de 1900, la época moderna de la Ingenie~

ría de estructuras, ha permitido que la construcción de -
puentes de hormigón armado mejore, debido a la aplicación
de nuevos conceptos de disefio estructural, como también
del proceso de construcción, por el desarrollo de materia
les estructurales perfeccionados.

n los últimos arios, con el inicio de las investiga-
clones realizadas por Preyssinet en Francia y de Magnel
en Bélgica, el desarrollo y proyecto de construcción de
puentes de hormigón preesforzado ha tenido un vigoroso y
rápido crecimiento.

En lo que respecta a la aplicación de los materiales
de construcción en la construcción de puentes, indicare-
mos que la madera fue el único material de los utilizados
por los primitivos constructores; luego, debido a la ada
tabilidad del hormigón, la fácil disponibilidad de sus ma
teriales componentes, la facilidad inica de moldear su -
forma para conseguir la resistencia y características fun
cionales correspondientes, etc, juntamente con el apasio-



110

namiento potencial de nuevas mejoras y desarrollos no so
lo en la moderna construcci6n preesforzada y prefabricada,
sino también en la del hormigón armado tradicional; todo
esto se combina para hacer del hormigón un poderoso compe
tidor con los demás materiales en gran parte de las es-
tructuras que se preveen para el futuro y dejar a la made
ra como un material de utilización accesoria durante la
construcción de los puentes de hormigón o para coustruc~
ción de estructuras secundarias y provisionales.



CAPITULO II

ESTUDIOS PRELIMINARES•

2 • 1. L evant wnirto Toppgráfico

Las condiciones topográficas realizadas para obte-
ner los pianos respectivos, fueron efectuadas en circuns
tancias de que la vía ya estaba construida y, por tanto,
el Ministerio de Obras Publicas, había fijado ya la orlen
taoión y la ruta por donde debía ir el puente. Por tanto,
partiendo de datos suministrados por el Ministerio, ya
sea de abseisado y de BM con cotas comprobadas, se proce-
di6 a replantear el eje de la vía desde el Km 28 + 480
hasta el Km 28 + 720. Una vez efectuado este replanteo,
se procedi6 a nivelar el eje, para lo cual se partió con
la cota de un BM ubicado en el lado izquierdo del eje del
río; para realizar la comprobación de esta nivelación se
llegó a comprobar la cota de otro BM ubicado en el otro -
extremo del río. Se debe indicar que estas cotas son com
probadas.

Luego de tener las cotas de las abscisas del eje de -
la vía, , se procedió a tomar perfiles transversales, con -
el objeto de obtener las cotas redondas reales para ha-
llar las curvas de nivel, las cuales se tomaron con sepa-.
raciÓn de 2 m debido a que se tiene bastante gradiente -

lii
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transversal. La zona que abarcan las curvas de nivel es
de alrededor de 100 m, aguas arriba y aguas abajo del eje

de la, vía.

El trabajo de campo fue realizado con un teodolito

marca Keuffel,y un nivel marca Wild.

El dibujo, tanto de la topografía como del perfil bu

gitudinal,. está realizado a las siguientes escalas:

Plano, topográfico	 = 1 : 400
Perfil Longitudinal
	

Horizontal 1 : 400
Vertical
	

1 : 200

En el perfil longitudinal se indica la razarite actual
y la razante de proyecto, además las cotas de máximas y
mínimas crecidas, cuyo cálculo se lo realiza en el estu-
dio hidrológico respectivo.

Se adjunta a continuación los perfiles transversales,
tomados con clin6metro y reglas.
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6.00	 19.50 21.00
74978 74.88 7290

2790 3090 33.0
7090 6890 6690

3690 3897 41.7
6490 62.0 60.0

41.7 65.7
60.0 59.0

9900 2295 24.4
7490 73.5 7290

2793 30.0 33.1
7090 68.0 66.0

3691 3991 4199
64.0 6290 60.0

61.1 río
58.0

9900 3292 25.5
7391 7394 7290

28.5 31.5 3495
70.0 68.o 66.0

3793 4090 5590
6490 62.0 6090

72.4 río
58.5

9900 224 23.4
72.4 7298 72.0

2694 29.4 3294
70.0 68.0 6690

35.4 38.0 4095
64.0 62.0 6090

7496 7691 río
58.0 57.7

9.00 2090 2499
7195 7290 7090

2796 30.6 33.6
68.0 66.0 64.0

3696 3994 7594
6290 600 58.0

río

Eje

8930 7930	 6.2 5920
	

28 + 480
80.0 78.0 76.0 74.88

	
274968

8970 7970	 6970 5.40
	

28 + 490
8090 78.0 76.0 74923

	
273.93

9990 8990 7.90 6900
	

28 + 500
8090 7890 76.0 74915

	
273.05

12.7 11.70 8.70 5940
	

28 + 510
8090 78.0	 7690 7490

	
272.11

14.7 13.7
84.0 82.0

9980 8980 7980 6980
	

28+522
80.0 7890 7690 74.0

	
271. 45

(
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Eje

28 + 530
270.63

28 + 540
269.75

28 + 550
269.61

28+558

28 + 570

28+579
259,954
28+589
259. 37

28 + 600
257.64

28 + 619
257.69

28 + 632
265976

28+ 640
269.70

28 + 650
270 • 21

7.70 6.70 5.60 5900
76.0 74.0 72.0 71963

1093 9.30 690 6900
7490 72.0 7090 69.75

2890 2690 2190 1590
6490 6690 6793 6890

34.0 32.10
60.0 62.00

5490 42.0 15900
6290 6490 66900

Playa río 105.0
59,9 50

Playa río 105.0
59.54

Playa río 99.7 3497
58.0 60.0

Pilo río 17.0
57.34

27.0 1890 1290 3900
6090 6290 6490 66.0

río 3795 36.0
57.0 58.0

20.6 1691 1391 10.9
64.0 66.0 6798 6890

corta a 663971 3296 2891
63.0 62.0

2895 2595 2490 0930
6690 6890 6897 7090

corta a: 42.0 3990 34.6
663971	 6099 6290 64.0

9.00 18.6 2496
71.2 72.0 70.0

corta a 522.58

6.00 16.5 22.5
7090 70.0 68.0

corta a 522.58

6.00 12.0 24.0
7093 6890 6690

corta 'a la 522.58

6.00 2895 corta a
66.0 64.7 522958

31.5 corta a la
5997 522958
34.0 corta a la
60.0 522958
36.0	 corta a la
58.67 522958
1590 37.4 corta al
58.0 58.4 río
orilla del río

6900 1299 1596
6490 6490 6690

18.0
68.0

3900 8.30 9930
7090 70.0 7290

10.5 11.6
74.0 76.0
2.00 6.60 7.60
72.0 7490 76.0

8976 9970 1197
78.0 8090 82.0

12.7 13.7
8490 86.0



27.9
64.0

corta a
río

24.9
66.0
38.7
58.0

2090
68.0
36.7
60.0

1.00
70.0

33.2
62.0

Eje
28+663.71
270.76

38.8
62.0
río

42.9
62.0

35.8
64.0
47.0
570 3

39.9
64.0
río

2992
66.0

45.0
580

36.9
66.0

48.4
58.3

26.4
68.0

42.0
60.0

30.0
68.0

45.4
60.0

28 + 670
269.29

28+683.72
269.12

1.50 1195 12.6
72.0 7490 76.0
1306 1497 1597
7890 8090 82.0

16.7
84.0

2930 9.40 1290
70.0 72.0 7490

13.1 14.1
76.0 78.0

9020 10.9 1200
7090 72.0 7490

1391 1491 1690
76.0 7890 8090

17.1 18.1
82.0 84.0

9.30 1195 1295
70.0 7290 74.0

13.5 1496 1596
7690 78.0 8090
16.6 17.6
82.0 84.0

8.70 1099 1199
7090 7290 7490
1299 13.9 14.9
76.0 78.0 80.0
15.9 16.9
82.0 84.0
9950 10.5 11.5
70.0 72.0 74.0

1205 1395 1495
7690 78.0 80.0

15.5 16.5
82.0 84,0
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46.4 4J'.7 41.2 3.90
	

28 + 690
64.0 66.0 68.0 69,94	 269 .0 2
río 54.8 51.8 49 • 4

58.0 60.0 62.0

	

43.6 40.6 38.0 35.0	 28 + 700

	

62.0 64.0 66.0 68.0	 268.78
río 4990 46.0

58.0 60.0

	

38,92 35.4 32.4 24.0
	 28+710.92

	

62.0 64.0 66.0 68.0	 268974
río 44.2 41 • 2

58.0 60.0

28+720
268.88

Nota: La cota del BM del lado±zquierdo del eje del río
es 272.028.
La cota del BM del lado derecho del eje del río es
273.453.
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2.2. Régimen de Curso de

El río Catamayo nace en las estribaciones de la par
te alta del Austro de nuestro país, siendo eminentemente
un río de montafia; concurren a depositar sus caudales los
ríos: Vilcabamba, Malacatos, Guayabal, Playas, Tarigula y
además el canal Arenal, entre los principales; además d-
ferentes quebradas con caudales mínimos.

Debido a la gran peligrosidad que este río conlleva,
por no tener en este sector precipitaciones de agua defi-
nidas en todo el afio, se ha realizado un análisis hidrol6
gico desde el afio 1964 hasta el 1974 9 observando caracte-
rísticas principales de caudal, niveles de estiaje, nive-
les de crecidas máximas, obteniendo hidrogramas de creci-
das, curvas de duración general, todo esto basados en da

tos de caudales medios normales tomados a través de los a
os en mención. Por no haber estaciones hidrológicas cer

canas al sector de estudio del puente en mencidn, se ha -

tomado los datos correspondientes a la estación ubicada -
en el Puente Boquerón, en la cual se conoce a este río -
con el nombre de río Arenal. Este análisis está incluido
a continuación.

El río Catamayo corresponde a la hoya del río Chira,
siendo la superficie de esta cuenca hidrográfica de 7.100
Km.

Debido a la gran variación de las precipitaciones pro
ducidas y que incrementan el caudal de este río, no se -
puede definir con exactitud el tiempo en el cual se produ
cen las avenidas máximas, así como la duración de las mis
mas, pero con la ayuda de las curvas de hidrogramas de
crecidas se logra ubicar el tiempo y la durac6n de estas
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avenidas. El río en crecidas ordinarias arrastra gran
cantidad de material, ya sea de origen orgánico o de or
gen inorgánico, especialmente material pétreo de granulo-
metria gruesa, en su mayoría cantos rodados, debido al
gran desgaste que sufren en toda su trayectoria.

Con el objeto de obtener caudales con criterio de a-

plicación para el cálculo de los caudales máximos de cre-
cida, se han utilizado diferentes fórmulas de cálculo,lle
gando a éscoger las fórmulas dadas por Kuickling por ser
las más exactas. A continuación obtendremos los caudales
aplicando diferentes fórmulas:

Segi5n Dickens: Q(m 3 /seg) = 6.9 x

3 = Superficie de la cuenca dada en KM,

Tendremos: Q	 699 x 70l00 = 5.33 6 ,9 m3/seg

Q	 5.336 9 9 m3/seg.

Segiin Porti:	 Q(m3/seg/Km2) = 3.25	
-r

Esto es para lluvia máxima de 24 horas con 400 mm de
altura.

Q(m3/seg/Kmz) = 3.25 7.ioo+r5 + 0.50

= 0.72 m3/seg/I
Q(m 3 /seg = 0.72 m 3 /seg/Km2 x 7.100 Km'

•	 = 5.146 9 89 m3/seg
• • •	 Q = 5.146,89 m3/seg.

Segi5n Gutmann: Q(m 3 /seg) = s x 2.832

Q 79100 x	 = 2.794 1 22 ni eg

Q = 2.794,22 m/seg
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Según Kuickiing, consid 	 el cálculo del caudal 	 en

dos fases:

En Crecidas Ordinarias:

ni / s eg) = 5	 + 0.22)

Q = 7.100 (1.246	 + 0.22)

2.735,29 m3/seg
Q = 2.735,29 m3/seg

En Crecidas Extraodinarias:

Q(m 3 /seg)	 S 
S
19596 + 0,08)

7l00	 0.08)Q - e	 '7.100 + 958 +
= 3.73 6 ,48 m3/seg

Q	 3.736 9 48 m3/seg

Adoptamos los valores reducidos de las fórmulas dadas
por Kuickling, o sea, caudales máximos y mínimos.

Si encontramos el área transversal del sector por don
de va a ir el puente, ésta área es igual a 1.135,65 ni2 ;po
demos deducir la velocidad en este sector.

V . 2
A

V - 39716148
1.135,65

= 3.29 m/seg Crecida Extraordinaria

29715 z 29
- 1.135,65
= 2.41 m/seg Crecida Ordinaria
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Considerando que el paso de la avenida se hace en un
segundo, obtenemos las alturas respectivas para el paso

de esta velocidad con estos caudales de agua, tendremos:

h = V.t

h	 3.29 m/seg x 1 seg

= 3.29 m Extraordinaria

h = 2.41 m/seg x 1 seg
2,941-m Ordinaria

Las cotas definitivas de los niveles de mínima cre-
ciente, crecientes ordinarias y extraordinarias se repre-
sentan en el perfil longitudinal respectivo.

Si comparamos la altura de crecida ordinaria calcula-
da por las fórmulas con la dada en los respectivos hidró-
gramas de crecidas, podemos notar una gran similitud, es-

pecialmente para los afos de 1964 y 1970.

El cálculo de estas alturas es realizado para un pe-
ríodo de avenidas iguales de 50 años.



LISTA DE AFOROS

ESTACION DEL RIO ARENAL EN PUENTE BOQUERON

Aforo Fecha	 h	 Q	 A	 Vm	 b	 Observa.-

No
	

(ni) m'/seg ni2	 m/s	 ni	 clones

1 07-O ct.-64
2 15.-Peb--64
3 30-.Abr--64
4 27-Jun.-64

5 30-Ago-.64
6 O 2-.Sep-64
7 17-.Nov-.64
8 18-Di c-6 4
9 O 2-.Feb-65

10 19.-May-65
11 21-JuI-65
12 16-Sep.-65
13 27-O ct-65
14 19-Dic.- 655 

20-.Abr.-66
16 2 2-.Jun- 66
17 O 6-Sep-66
18 28.-May.- 67
19 24-Jul-. 67
20 1 3-No v-69
21 1 2-Dic-.69
22 30 -Mar-70
23 27-.J un-70
24 30 .-Jun--70
25 O 2-Jul-70
26 O 9-Jul-70
27 09-Feb-.61
28 31-.? eb-71
29 05-M,. ar-71
30 o 7-Mar-71
31 1 6-Abr-71
32 21- Abr.-71
33 22- Abr-.71
34 29-May-71
35 O 7.-Jun-.71
36 O 8-Jun-.71
37 o 9-Jun-.71
38 13-.Sep-71
39 16~ s ep-71
40 18-. Abr-.7 2

1.042
1.490
1.320
1.245
1.095
1.115
1.155
1.140
1.185
1. 385
1.610
19060
09950
0.980
1.150
09950
0.850
0.960
1.340
0.920
19380
1.340
1.195
1,9030
O . 970
0.995
1.560
1.780
19250
1.200
1,9310
1.180
1. 200
1. 280
1.040
1 • 147
1.220
1.000
00990
10080

5.40
27.0
2091
1798
1198
14.2
12.9
11.3
13.3
35.2
67.6
14.7
9.16
8.87
22.6
9.72
4.93
13.8
40.1
9.32
20.6
36.7
31.8
20.6
16.6
18,7
72.0
84.9
34.8
29.6
41 • 4
36.3
34.2
45.6
21.5
28.4

10593
18 • 7
13.5
36.6

10.64 0.51
23.70 1.14
17.30 1917
18.48 0.96
14.80 0.80
16.40 0.87
15.77 0.82
15.77 0.72
16.52 0.81
23.50 1.50
33.30 2.03
18.00 0.82
14.20 0.65
13.54 0.66
21.52 1.05
15.74 0.62
12.86 0.38
15.02 0.92
23.02 1.74
10.76 0.87
15.82 1930
24.21 1952
20.04 1.59
15.54 1933
14.38 1915
14.90 1.25
34.20 2.11
38.85 2.18
22.74 1952
20.29 1.45
19.71 2.10
20.43 1977
20.28 1.68
24.41 1988
15.65 1.38
18.30 1.55
54.31 1.93
16.16 1.15
14.30 0.94
20.68 1977

24.60
30.00
30.00
29.00
28.40
28.50
30.00
30.00
29.80
30 • 50
31.30
29.00
28.50
28.50
29.00
28.00
27.50
29.00
29.90
28.85
29,920
30.60
29.80

29 • 40
2.70
31.80
32.50
30979
30 á 10
30.50
30,s29
29.90
30.50
29,930
29.90
32930
29.00
29.29
30.50
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Aforo Fecha	 h	 Q	 A
	 Vm	 b	 Observa-

No	 (m) &/seg m-	 m/s	 m	 clones

41 2L-Abr-7 2
42 15-Ene-73
43 19-. Ene-7 3
44 17-. Ene-7 3
45 o 4-Ahr-73
46 O 4-Abr-7 3
47, O 7,Abr. 7, 3
48 O 5 .JIay-7 3
49 1 4-.M ay-7 3
50 14-IVIay-7 3
51 28-Ago-7 3

1.0090
1.080
1.025
1.340
0.863
0.870
1.000
0.810
1.020
1.000
0.880

40.3 22.17
15.8 14.12
17.8 14.88
25.7 17.36
35.1 18.53
34.7 18.83
49.6 22.45
21.0 13.50
51.1 26.00
439 81 23.19
16.9 14.46

1.81
1.12
1.20
1948
1989
1.985
2.21
1 • 55
1997
1.90
1916

30.00
29 • 30
29.50
30920
29 • 40
29940
28.80
23.00
29.80
29.80
30.00

ESTACION DEL RIO GUAYABAL DESPUES DE MONTERREY

1 17.-Nov-64
2 18-Dlc-64
3 28-Mar-65
4 26- Abr-65
5 15-May-65
6 21-Jul- 65
7 18- S ep65
8 27-0 ct-.65
9 10-Di c-65

10 2 2-Jun- 66
11 O6-Sep-66
12 28-M ay- 67
13 27-Jun--70
14 30 .-Jun-70

0.235
0.175
0.260
0.325
0.460
0.520
0.200
0.9280
0.175
09160
0.205
0.265
09390
0.340

0.700
0.322
0.560
1. 280
3.040
3.560
0.337
0.690
0.310
0.340
0.400
0.800
2.440
1.744

2.400
0.535
0.600
1.050
2.900
3.560
0.895
1.220
0.420
0.819
0.983
1.560
2.295
1.969

09292
0.602
0.934
1.220
1.049
1.000
0.377
0.566
0.738
0.416
0.407
0.512,
1.060
0.886

9.00
4.60
5.00
6.20
10.0
12.0
5950
6.40
4.40
3.50
4.20
4.50
6170
6,950
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LISTA DE AFOROS
ESTACION DEL CANAL ARENAL

Aforo Fecha	 h	 Q
	

A
	 Vm	 b	 Observa-

No	 (m) rn/seg	 m/s	 m	 clones

1 07.-O ct-63
2 15-Feb.-64
3 30 Abr.- 64
4 27-May-. 64
5 30-Ago-64
6 O 2-.Sep-.64
7 17-Nov.-64
8 18-Dic--64
9 O 2-.Feb-.65

10 27-.Abr-65
11 18.-May-65
12 21-Ago-65
13 2 2.-Jul--65
14 16-.Sep-65
15 27-0 ct-.65
16 19-Dic-65
17 2 3.-Jun.-6 6
18 O 6..-Sep-66
19 28-M ay.- 67
20 24-Jul.-69
21 1 3-No v-69
22 27-Jun-.70
23 30 .-Jij...7O
24 O 2-JuL-70
25 O 9-Jill-.70
26 o 7-F eb-71
27 O 9-.Feb-71
28	 .F eb-71
29 21q.F eb-71
30 o 5-.Mar-71
31 o 7-Mar.-71
32 16-Sep-.71.
33 15-Ene-7 3.
34 19-Ene-73
35 o 3.-Feb-73
36 17.-Feb-.7 337 25 .- 5 ep-.7 4

0.880
0.690
0.680
0.775
0.690
0.450
O .895
0.845
0.625
0.775
1.000
0.970
0.900
0.780
0.875
0.940
0.560
0.800
0.960
0.870
0.890
0.790
0.920
0.915
0.840
0.945
19040
0.980
0.900
09860
0.620
0.800
0.880
0.710
0.780
o • 680

0.375
0.599
0.071
0.228
0.336
0.428
09336
0.361
0.229
0.158
0.276
0.790
0.690
0.584
0.456
o • 440
0.520
0.410
0.362
o • 731
0.422
0.513
0.363
0.538
0.534
0.075
09280
0.317
0.240
0.367
0.319
0.182
0.342
0.564
0.117
0.251
1.425

0.575
1 210
0.472
0.490
0.718
0.574
0.868
0.944
0.678
0.462
0.652
09860
0.824
0.680
0.538
0.589
0.863
0.970
0.806
0.956
0.860
0.896
0.720
0.884
0.912
0.349
0.601
0.635
0.555
0.690
0.649
0.720
0.783
1.123
0.475
0.964
1.046

09042
0.453
0.150
0.466
0.467
01745
0.222
0.385
0.343
0.342
0.424
0.919
01837
0.860
0.863
0.754
0.601
0.423
0.450
0.763
09490
0.572
0.504
0.609
0.585
0.214
0.460
0.500
0.430
o 530
09419
09250
0.426
0*502
0.246,
0.260
1.362

1916
2.20
2.20
2•10
2.10
1.50
1 • 50
1944
1946
1.46
1.46
1945
1.45
1946
1946
1.46
1.50
1.50
1.46
1.54
1946
1946
1.46
1.46
1946
1950
1950
1950
1950
1950
1950
1950
1995
2.30
1995
2.30
1.. 55
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2939 Estudio de suelos

La cimentación de toda obra precisa del conocimiento de

la naturaleza del subsuelo,debido a que el proyectista de una

estructura debe conocer las propiedades físicas de los materia-

les con los que va a trabajar;asi,un proyectista de estructu-

ras de acero no puede empezar su trabajo sin antes conocer las

propiedades físicas del acero que vaa emplear;igual el pro -

yectista de hormigón Armado,el cual debe conocer las propieda-

des físicas del acero y del hormigón;y,ambos,terminan frecuen-

temente su trabajo sin tener datos cuantitativos del material

que soportarán esas estructuras,o sea,la tierra.

Por ta.nto,se define que el suelo y las formaciones de

roca son parte integrante principal del disefio de las estruc-

turas ,indicando que mientras se puede regular el carcter de

los materiales hechos por el hombre para que se adapten a sus

necesidades,el control que se tiene sobre el carácter del sue-

lo y de las masas de roca es mínimo-apreciando y definiendo -

"Que siempre habrá algún riesgo debido a condiciones descono-

cidas" y,que aunque pueden. reducirse al mínimo mediante inves-

tigaciones,nunca se pueden eliminar estos riesgos.

Se debe realizar un programa de investigación,el cual

nos proporcione los siguientes datos:.

- Naturaleza del depósito geológico.

- Muestras inalteradas de las capas características.

- Situación del agua subterránea y de la capa freftica.

- Propiedades ingenieriles de los estratos del suelo y de ro-

ca que afecten al comportamiento de la estructura.

A partir de estas consideraciones generales,hemos rea-

li:zado el estudio del suelo de cimentación existente en el lu-

gar de ubicación del puente en estudio.
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a. I'nvestilla,ci6n Geol	 . Partiendo de estudios realizados

anteriormente por geólogos nacionales,observamos

que la formaci6n geológica es uniforme a lo largo del río Cata-

mayo,teniendo una formación. Vulcano Sedimentaria Andesítica con

representantes litológicos del tipo de Diabasas y porfiritas,-

encontrndose en este sector una formación ígnea de rocas indi-

ferenciadas (granitos,granodioritas,tonalitas,dioritas,etc).

El material descrito se encuentra en una fase avanzada

de intemperizaci6n,encontrndose suelos jóvenes de origen resi-

dui,así como de acarreo fluvial;por ia nspeccción del lugar se

observa, afloramiento de rocas y Areas de boleo,que indican la'

presencia de estratos rocosos resistentes y uniformes.

b. Suelo de Fundación. Nivel de Cimentación .-

Una vez analizada la naturaleza del depósito geológico

se procedi6 a tomar diferentes mustras de suelo existente en -

el sector,para ensayar en laboratorio.El método de sondeo fué

el de excavar pozos con excavadora y a mano,en donde las condi-

ciones. permitían,y usando barrenas con utilización de un Tray-

Drill,en donde aumentaba la resistencia .de la roca.

Luego de analizar la plasticidad y demás característi-

cas de las diferentes muestras,se definió que el suelo de fun-

dación que se tiene presenta una carga admisible de 8 kg/cmca-

racterística que presenta un suelo clasificado según el Código

de New Jork,como Poca Suave.

A partir de las excavaciones de los pozos,se pudo deter-

minar además la cota de cimentación,siendo la N= 253,80 según

el perfil longitudinal presentado anteriormente.

Como resumen importante en lo que respecta al análisis

de suelos analizado tenemos los siguientes datos:

- El suelo de fundación presenta uniformidad en el sector de -
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ubicación del puente,no habiendo variaciones considerables

en. las diferentes capas que constituyen este estrato rocoso.

- La cota de cimentación se la determinó observando que el

nivel fretic..o es igual en toda la zona.

Obteni&ndose como resultado,que las propiedades ingenien-

les de los estratos de roca que afectaran al comportamiento

de la estructura son bien marcados,no existiendo dificulta-

des de carácter técnico ni geológico.

2 .4. Materiales dis,2.nibles en la zona
A. continuación indicaremos algunos de los materiales

de construcción.. que se encuentran en la zona:

a. El material grueso (piedra y cantos rodados) tiene

condiciones de resistencia aceptable para su empleo

en hormigón. ciclópeo.

b. Las condiciones del material intermedio (grava y -

gravilla)son recomendables para su empleo en la -

elaboración de hormigones de alta resistencia, tal

como lo demuestra el ensayo de granulometnía.

c.. Debido a que en el lugar de ubicación del puente no

existe material fino (arena) que permita la obtenci-

6n de hormigones de alta resistencia,se tomaron mu-

estras de este material en el sector de ubicación -

del Puente Internacional de Macar,sit.uado a 29 Km.

del sector;el cual de acuerdo al ensayo de análisis

granulomtric.o presenta condiciones aceptables.

d. Existe en esta zona,madera de resistencia suficien-

te como para el empleo de la misma en encofrados,o

para la construcción de la cercha respectiva.

Todos los ensayos efectuados fueron realizados en los labora-

torios del Ministerio de Obras PÚblicas,siguiendo las pres-

cripciones de esta entidad.
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CAPITULO III

DISEflO ESTRUCTURAL DEL PUENTE

3.1. Análisis de Cargas—y sobrecar as

Al proyectar una estructura tenemos la actuación de di-

ferentes tipos de cargas y sobrecargas;bsicamente las carac-

terísticas de estas están definidas en especificaciones stan-

dard y.normas de construcción existentes en cada país. Para

el disefio de puentes de carretera,se considera la actuación.

de dos tipos diferentes de carga:carga fija o concarga,y,la

sobrecarga producida por el paso de las cargas móviles.

a. Cargas fijasoconcarg.- Las cargas fijas que actúan so-

bre una estructura constan del peso propio de la misma y de

todas las demás cargas inmóviles constantes en magnitud y -

asignadas permanentemente en la misma. Si consideramos la

- actuación de estas cargas en el diseño de un puente,debe--

mo8 hacer una diferenciaci6n. entre la concepción de carga

fija y carga permanente.

La carga fija constituye el peso propio del concreto de -

una estructura componente del puente,tales como las vigas

o pórticos principales,los sistemas de tablero,la losa de

calzada,etc * mientras que en. las cargas permanentes están.

comprendidas todas aquellas que actúan permanentemente so-

bre el puente y que no pertenecen al peso propio del con -

creto,tales como el peso del asfalto,ios tubos de desague,

las barandas,etc.

Debido a que háy que`u conocer la carga fija que actia sobre

f

un elemento para poder proyectarIo,habr. que segir un orden
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tal, que el peso de cada elemento proyectado sea una parte

de la carga fija soportada por el siguiente a proyectar.

En un puente ,primero se proyecta la losa de pavimento,-

después las vigas de tablero que llevan la carga de los

largeros a las vigas principales o pórticos,y finalmente

las vigas o pórticos princ'ipales;indicando,qu en todo -

caso,se. respetar el orden seguido por el proyectista.

Hay que recalcar que la hipótesis original de pesos. es

solo de tanteo,puesto que después de proyectada la es~-

tructura,hay que calcular exactamente su peso real,y se

revisará,si es necesario,el análisiS de las tensiones y

dimensionamiento de las secciones.Para calcular las car-

gas' fijas,lo que se hace generalmente es fijar las dimen-

siones de la estructura y por medio de los pesos unitari-

os de los materiales,obtener la carga fija.

b. Sobrecargas.- Al contraste con las cargas fijas,que per-

manecen tanto en magnitud como en posición,se debe consi-

derar sobrecargas que puedan variar en emplazamiento.

Se pueden diferenciar dos tipos de sobrecargas: las pro-

ducidas por cargas movibles y las producidas por cargas

móviles. Cargas movibles son las que pueden cambiarse -

de una posición a otra en una estructura,se aplican gra-

dualmente y sin impacto.Las cargas móviles son las que se

mueven por su propia energía,tales como un tren o una se-

rie de camiones,se aplican en general,rápidamente y ejer-

cen un efecto de impacto sobre la estructura;a este tipo

de sobrecargas corresponden las que actúan sobre un-puen-

te de carretera.

La sobrecarga para puentes de carretera será entonces el

paso de las cargas móviles de los vehículos y el de los -

peatones.Pealmente el tráfico por un puente de carretera
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constar. de una multitud de tipos diferentes de vehículos-sin

embargo,se proyecta para trenes de carga standard.Ca.da país,-

de acuerdo a sus condiciones técnicas posee un tren de camio-

nes standard;en el nuestro,se aceptan las características de

los trenes de carga de la American Association of State Hig-

hway Of ficials (AASHO).

Las sobrecargas que prescribe la AASHO están integradas por

unos trenes de carga. teóricamente normalizados,o por sobre -

cargas que remplazan al conjunto de trenes de carga.Se preve-

en dos tipos de carga:

- Las cargas designadas por la letra H.

Las cargas designadas con las letras HS siendo éstas ms pe-

sadas que las anteriores.

Mediante los siguientes esquemas representaremos los trenes -

de carga tipo:

a. Trenes normalizados de la carga Tipo H.

i-13.67
1- 4/	 27 T.	 i0.8 iT

/../io	 1.8 7	 7-2 7

:_

g-±
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b. Trenes Normalizados de la Carga TipoHS

__—	 ^@--	 . . @
5i1,-4i.f	 3.,T	 4.4T.	 1 4.4 T.

- 5z -44	 2.'7 T	 io.Q T

o M.	 /ADL

• -	

3

Segin la apreciación de estos esquemas se define:

- La cifra que figura en la designaci6n. representa el peso to-

tal en toneladas del camión. o tractor,dividindose este peso

entre sus ejes.

- Para las cargas HS se considera un semiremolque original cu-

ya carga en el eje tracero sea igual a la carga en el eje -

tracero del tractor.

Cuando se diseñan puentes de grandes luces,se suele substitu-

ir los trenes de carga con sobrecargas virtuales uniformes,las

cuales se deberán emplear en el caso en que se compruebe que -

dan esfuerzos superiores a los producidos por el correspondien-

te tren de carga.Estas sobrecargas virtuales equivalentes a

los trenes de carga son las siguientes:

Carga Concentrada 
1 1197ton.para
8,1 ton. para Momentos flectores

- 	 Esfuerzos cortantes

Sobrecarga uniforme 0,95 ton/m.de banda de circulación cargada.

H 20 - 44 Tren de Carga

Hl 20 - S 16 - 44 Tren de Carga
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Carga Concentrada 6,1 ton. para Momentos Flectores.

L8,8 ton. para Esfuerzos Cortantes.

Sobrecarga uniforme 0,71 ton/m.de banda de circulación cargada.

H 15 - LfLf . Tren de carga.

H 15 - S 12 -	 . Tren de carga..

La zona de actuación de las cargas se define por:

- En los tableros,en que la separación de los elementos resis-

tentes principales de la estructura excede de 3 m. y esten

formados aquellos por una losa de hormigón armado o por un -

entramado metlico,se considerar que la sobrecarga equiva -

lente o el tren de cargas normalizado ocupará. una anchura de

3 m.Para el dimensionamiento se tendra en cuenta la posici6n

de la sobrecarga dentro de su banda de circulación que de lu-

gar a los niximos esfuerzos. La anchura de las zonas de actu-

ación de las cargas móviles se determinarao por medio de la -

fórmula: W	 ,en la. que:

Wc. = Anchura de la calzada,entró los bordillos de aceras.

N = Número de bandas de circulación,de acuerdo con las cifras

detalladas en la siguiente tabla.

W = Anchura de cada banda de circulación.

Wc expresado en m.	 N

Anchura comprendida entre 6 y 9 m.	 . 2

Anchura comprendida entre 9 y 12,5 m,	 3

Anchura comprendida entre 12,5 y 16 m.	 4

Anchura. comprendida entre 16 y 20 m.	 5

- La sobrecarga uniforme en cada banda de circulación de 3 m.

de anchura,o cada uno. de los trenes de carga normalizados -

se tomará como una unidad de carga,de manera que,cuando la

anchura-de la calzada no contenga un número exacto de veces

a la anchura de la banda de circulación,em la zona en exceso
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se considerará que no actúa ninguna fracción de la. sobrecarga

o tren de cargas correspondiente a una banda de circulación.

Efecto de Impacto,~ Se aumentarán los esfuerzos debidos a

las sobrecargas producidas por el tren de cargas,o por la -

carga equivalente para tener en cuenta las vibraciones produ-

cidas en la estructura y la repentina, actuación de las solici-

taciones.E1 coeficiente de aumento se calcula con la fórmula:

i =	 + 	 50	 ,en donde:
L+125

1 = coeficiente de Impacto.

L = longitud cargada en metros.

El valor máximo que se considerará como aumento por efecto

del impacto será el de 30 %.

Peparticiónde las cargas transmitidas or las ruedas en las

losas de hormi6n .- Se analiza la repartición. en las losas

de hormigón de las cargas.transrnitidas por las ruedas de los

vehículos,y d'ems aspectos que hay que tener en cuenta en el

diseño de las diferentes estructuras de un puente.

1. Luces de Cálculo .- En las losas simplemente apoyadas se

considerará como luz de cálculo,la distancia entre los

ejes de sus apoyos,o bien la luz libre aumentada en. el

espesor de la losa,si este valor último resulta menor que

el anterior.

2. Distancia al borde de la losa de las cargas debidas a las

Puedas .- Al dimensionar las losas se supondrá que la ver-

tical que contiene a la línea de acción de la carga produ

cida por cada rueda exterior dista 30 crn.dei bordillo de

la. acera más próxima.

3. Momentos Flectores .- Los momentos flectores por metro de

anchura de la l.osa se calcularán a partir de 3 condiciones:

a. La armadura principal es perpendicular a la dirección -

del tráfico;a continuación indicarnos las fÓrmulas:
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Para ejes sencillos y luces entre 0,6 y 2 m.

E = 0 9 6 S + 0,75

Tramos simplemente apoyados : M = + 0925

Tramos continuos	 : M	 0920

Para luces superiores a 2 m.

E = 04 S + 19125

Iguales fórmulas para los momentos,

b.La armadura principal es paralela a la dirección del trá-

fico. cuyas fórmulas son:

Para luces comprendidas entre 0,6 y 395 m.

E = 0 9 175 S + 0996

Tramos simplemente apoyados : M = + 09,25

Tramos continuos	 : M = ± 0,20
E

c.La armadura principal es paralela a la dirección del tr

fico,pero con luces superiores a 3,5 M.

E _ ^N + W
-	 LN

Aquí se consideran sobrecargas equivaleites:

- Carga uniforme =

	

	 por metro cuadrado de losa
0,5W + 5N

Carga concentrada	
NP1 	 por metro de anchura.

con los siguientes significados:

E = Anchura de la zona de la losa sobre la cual se dis4

tribuye el efecto debido a la carga de una rueda.m.

S = Luz de cálculo en rn.

= Número de bandas de circulación.

M = Momento flector por metro de anchura de la losa.

Q = Sobrecarga uniforme por metro lineal en cada banda.

• P = Carga producida por una rueda de un eje sencillo.

P'= Carga concentrada en una banda de circulación,.

4. Vig.sde Borde (en sentido longitudinal).- Se deberán cons-
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truir vigas de borde en todas las losas cuya armadura principal

sea paralela a la dirección del trfico.Se proyectarn de forma

que puedan resistir un momento originado por la sobrecarga igu-

al a 0,10 P.S ;en donde, P = carga producida por una rueda y el

valoe de S = luz de tramo.

5. Armadura de Reparto .- Perpendicularmente a la armadura prin-

cipal habrá que disponer en todas las losas una armadura de

reparto con objeto de que contribuya a la distribuciónde las

cargas concentradas móviles en sentido tansversal,salvo en

los casos en los que dicha armadura no sea necesaria,como o-

curre en las alcantarillas o en las losas de los puentes por

existir sobre ellas un relleno cuyo espesor exceda de 60 cm.

La sección de dicha armadura se obtiene tomando el siguiente

tanto por ciento de la sección de acero necesaria para resis-

tir el máximo momento positivo:

Tanto por ciento =	 -.siempre menor que el 50

6. Esfuerzos Cortantes yde Adherencia en las losas.- Las losas

dimensionadas de forma que puedan resistir los momentos flec-

tores detallados en las fórmulas anteriores se considera que

son satisfactorias en relación con los esfuerzos de adheren-

cia y cortantes.

Consideraciones analizadas en el diseño Estructural del Puente

enEsttdio

Partiendo del análisis general realizado anterior-

mente,y,considerando la factibilidad de diseño,se ha realizado

el cálculo y disefio para dos tipos de estructuras:

- Cálculo y diseño del puente con hormigón armado;para lo cual

se optó por una estructura con dos arcos empotrados,los cua-

les sostienen el tablero qué es intermedio.

- Calculo y diseño del puente con hormigón preesforzado;estruc-

tura isostática simplemente apoyada con vigas postenzadas.
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3.2. Cálculo y Diseno del Puente con Horn Armado,

Datos:

Estructura: Arco Parábólico empotrado.

Calzada neta de circulaci6n = 7,3 m.

Aceras de 6.0 cm.	 1.20 m.

Ancho total del p1ente = 8.5 m.

Luz de cicu10 de arco = 64 ni.

Nervios longitudinales en secci6n en T,

Carga de convoy H20 --S16	 44

Resistencia a la ruptura. del hormig6n = 210 kg/crn

Corte	 nitudina1

+__	
(:LtvE

Y	 D O

......................................... 4OO

Corte Transversal

: j:^4

- 4

a.. Diseño de la Losa de Tráfico.-

Se trata de una losa continua armada perpendicular-

mente al tránsito; empleamos las especificaciones dada.s por

la. AASHO.

- Momento por Carga Muerta:

peso propio =(0,15)(1)(2,4) = 0,36 ton/m,

capa de rodadura, = ( 0 ,05)(1)(2,4) = 0,12 ton/ni..

carga muerta total = 0,48 ton/m.
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Momento por carga muerta = 	 =0192 ton.m.

- Momento por Carga Viva

E=0,6S+2,5	 Eenpies.

8 = (2)( 3 0 28) = 6,56 pies, menor que 7 pies.

E=6,I44 P ie s =1,96m.,

Coeficiente de impacto = 1926

P 7,2 ton. por rueda.

Momento por carga viva = 0 9 20	 = 1985 ton.m.

Diseño:

Momento total = Mcm + Mcv = 2, 042 ton.m.

Comprobación de la altura de la losa. 	 K 2 = 89927

h =K2UM h = 12 9 76 cm.

Adoptamos h = 15 cm. con 3 cm. de recubrimiento.

Cálculo de la armadura necesaria. 	 K5 09876

d= 12 cm.

As =	 = 14 9 91 cm	 colocamos 8 0 16 a 12 cm.d.
Armadura de distribución.- Se la coloca sobre la armadura

principal inferior,siendo su valor:

% As =	 = 39 9 6 % de 14,91 cm
Vs

As = 5,90 cm colocamos 1 0 12 a 20 cm.

Armadura de temperatura y contracción de fraguado.- Se la

coloca en la parte superior bajo la armadura principal:

As = (0 9 0025)(100)(12) = 3 9 0 cni. colocamos 1 0 12 a 30 cm.

b. Diseño de los Nervios Litudinales.-

Colocaremos nervios cada 2 m. en todolo largo del puente,

haciendo participar a la losa de trfico,teniendo para él

diseño una viga en T.Consideramos una viga empotrada en. sus

extremos:

- j4_
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a. Momento por carga Viva.- Tenernos la actuación de dos trenes

de carga en sentido transversal°,ei valor de la carga, es de

lLf ,/+ ton, por eje.	 r	 p
L

/.6J	 1.	 :(	
:'	

t)	 1. e, u	 (J

/c

Para el cálculo de los momentos de empotriento perfecto

aplicarnos la ecuaci6n de los tres momentos o ecuación de -

Clayperon;de donde resulta: M = 47944ton.ni.

b. Momento por carga Muerta.-
:

b = 1,70 rn.
1 r"

h = 0,80 rn.
o,

hf= 0,15 m.

bw= 0,40 m.	 1	 L	 i

Area de la secci6n = 0 ,53 n?e

peso propio = ( 0 953)(294)	 19272 ton/ru.

Momento =	 = 6,95 ton.m.
12

c. Diseño .

Momento total de diseño = 5L,39 ton.m.

Características de la secci5n:

f 	 = 210 kg/cm	 fcd = 11+0 kg/cm'

f t s = 2800 kg/c&
	

fsd	 2435 kg/cm'

Md = 5i,39 x 1,6 = 87,00 ton.xn.

d = 0 9 76 itt.

Como estarnos considerando una viga con sección en T ,tene-

mos que considerar los valores de referencia Me y Mm.

Mo = (0,85 fcd)(b)(hf)(d	 0 15 hf)

Aplicando la fórmula obtenemos Mo = 207,88 ton.m.

Como Md es menor que Mo ,indica que la fibra cae en la pla

ca,determinndose la armadura de tracción corno si se trata-

ra de una secin rectangular de ancho b = 1 9 7 me y el va-

lor de la profundidad del eje neutro se determina por la -
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fórmula siguiente: Md	 (0,85 fcd)(b)(y)(d - 0,5 y) , ob t e ni 1103,n~

dose  como valor de y = 6 cm.

El a rpa de acero requerido es = '-----' 
b era f c d  49985 cm

fsd
obteniendo 6 0 32 corno armadura de tracción.

Por efectos del esfuerzo cortante que se tiene se debe colocar

estribos 1 0 12 a 20 c@ a lo largo de la pieza.

ci Anlisisde1 Arco	 otrado.

Para este análisis se ha utilizado el método de igualación

de deformaciones,t3nto para calcular los momentos debidos al

peso propio y carga muerta y los debidos a la carga ni6vii.Pa

rs cada caso se han desarrollado las integrales respectivas -

procediéndose ha señalar las fórmulas de ciculo,considerandb

al arco como un elemento finito.

Se ha, dvddo al arco en 20 dovelas,pero debido a la simetría

se trabaja con 10;los valores de las coordenadas de los ejes -

de las dovelas,así como las alturas de las mismas se obtuvie-

ron grficamente.

Obtención de Momentos y esfuerzos debidos al Peso Propio y

a la Carga Muerta.

El método de las deformaciones consiste

cfi calcular las mismas en ambos lados de una secci6n cual~~

quiera e igualarlas,pero suponiéndo que una de las partes

del arco en que hipotóticamente lo divide la sección,es rem

plazada, por una carga excóntrica que puede descomponerse en

una fuerza vertical,una fuerza horizontal y un momento fi. e-

xionante;el problema consiste en encontrar dichas fuerzas.

fic-

	

1	
•.
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*A continuación anotamos las f6rmulas respectivas:

-
/t_

vi

-	 1' 4 HC.	 ¡L

'It3

* Vc = O ,por simetria del arco.

ni = momento producide por las cargas exteriores.

= numero de dovelas.

Sc = Esfuerzo normal en la clave.

Mc =Momento flector en la clave.

Para poder aplicar las f6rmulas anotadas,se tiene que segir

un. proceso determinado,ta.l corno el siguiente:

1. Calculo de Areas,pesos e Inercias de las dovelas.-

Dovela	 As	 h	 b	 Ares	 Peso	 Inercia
-	 4

ue	 ni.	 ni.	 nie	 ton.	 ni.

10 ,
	 0965 1,20 0 1 780 _6,37Q O,0275_

	

3 9 40 0,70 1,20 0 9 840 6,850	 0,03_Lf3_
8.	 3,kO 0 ,73 1,20 08767,i50.9,0389.
7	 3,40 0 9 82 1 2,20 0,9 1+8 7,740	0,0550 -- J
6	 3940 0 9 87 1920 12 01+4 8 9 520	0,0659
5,	 0,92 1,20 i,iOk9,0Q0O,23 /+0	 779
1+	 3,40 0,971,20 1,164	 - l-_-
--.3940 i ,.p	 200 9,790J0, 1000 í

	

_.34P. .i ,Q5_ L,Q. t,^60	 .0,.ii 16Q..
--1920---,,320-----l.0,77--,-

2 4 -Cálculo de pesos debido a la Carga Muerta .-

+tablero = (4,25)( 0 9 1 5)(2 ,4)	 1,53 ton/m.

¡nervio = (Y,4)(0,65)(2,4)( 2 1 025) = 1,26 ton/m.

Acera	 = (0 1 2)(0 9 60)(2 9 4) = 0,29 ton/m.

Pavimento y peatones 	 = 0,45 ton/m.

Carga Muerta total = 3,53 ton/m.

Determinamos la carga concentrada en cada dovela:

Para realizar este ciculo,determinamos la proyecci6n ho-

rizontal de la dovela,la cual multiplicada por la carga -

muerta total nos resulta la carga concentrada en cada cen-

tro de la dovela.

/
Anlisis de Estructuras.Alfonso4lvera.p.1438



Dovela	 x	 q	 Carga
ru_.	 tori1tm, 1	 ton.

1 0 ---L-3-Y 40 L 2llJPP
3 35	 j 1,83

3 9..53 Tfl83

	

t .130. J3,53	 - 15- - 	 35__.J-.- I-- -11
- 5	 3120	 3,53	 11,30

4	 3	 r--3-,53	 tI-O,9L1
I3 •- --3;Ó5	 • T3-;-53--	 10;7?

2	 3,00	 3,,53	 1O,5
L!	 -39 00. 	 i	 0-1- ^^l

3 * 	 Tabl a par aencontra.reja10 valor
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Seccii7C

	

íL	 09000 Ó,OO

	

io 	 p_, 05

	

__9___	 5,000 0,25
----. ---8 400. Q,70

- -Li ,1Q_ iL3Q

	

6	 15,O	 2,15
1	 5	 18,25 3,20
[	 1	 21945 I+,50

24,50 5,85
2t 222 240

1	 J___L3Q_,5Q 	 10

	

L_A 	 32,00 10,0

0 9 60
0 9 65 0 9 275 3;W
q ,ip ._ 9 5 343 • _?j_q2 0,97.3
_Q,?3	 1,80

0,ii,8i 1
0 -9,0,6i-7	 58 1,52 3,27
Q,92 0,778 1,28 L.,10
0 9 97 0,913 1910 4995
1,00 1,000	 ,O0 5,85
1_,p___ 1,157 0,86 6,36
1,10 1 9331 0 9 75 6,83

L1795 , 36,1+

í
	 ' -,,. 1 3

0 9 003 0,009-1
0,9490 12259
0,063 9,183

1,690-- 3, 059
1+,623 79026-
10,21+ 13911
20,25 22,28
3-4 9 ,22 31+,22
5k,76 47909-
82,81 6

190,1+

Secci6n 
yn- ,- L

4L-

	

10 13-,35	
6 -- 9 I 3j_+Q 189- 1-

---8- 13,930 18,98 56,03
-- 7	 3^9 30 19 , 39  72942

--5-13,120
! 3p25 19,99 95,1+1

 20,30115,7

	

¿J3,o5	 L3 2
3	 3,10 20,56 15697

	

-- 
2 :i:jó- 	 87 1 7? , 6__—

	

i1,5o j21,18	 19898
Al	 1

54-^11.9 54-1 1,54 1-79-, çj;90
.	 0187,5 1+81,900337 9 52--- --- -
184,9 372,1+ 67 1+,060 875,16
21+8,9 621 . 9 3 1 944 2 350 2031,6 1
310,1	 9319,4 1192,13 3818,6

6' 143113_37_9j3	 9' 1
1+15,3 • !?16,9' 1716,90	

443
100k3,8

1+85,8 2202 ,.ZJ.894,31. J-400. 9 .9 ~t
515,0 2 -71 . 7 .17 2038,25 1 18561,7
298,2 30i5,8

1055394 5616595

Hc :: (1055394)(36t4) 	298,58 ton.
(17,5)(190,k) - (36,1+) 

2

10553,1+ - (298,53)(36,i+)
Mc	

=.+ 

18,1+0 ton.m.
1795

=

Conocidos estos valores se obtienen los momentos flectores,es-

fuerzos cortantes y los esfuerzos axiles mediante el empleo -

del funicular respectivo.
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	Momento Total	 ni + Hc.y + Me

SeccIÓn	 Hc.y	 Mt.	 1 y	 N	 1

	

-	 -	 .__...	 .-	 -	 _.
* j --	 O• 09990 • ••• 1 8,kOQ	 O ,000 298,••

	

10	 .1/+,9300	 3,/+70	 9,600 300 ,307

	

9	 -7I,6!450	 5,300 1 29 25 301,57_i

	

-209,000	-3,1QO J+9,22 j30/+,55J
__1_ -••-	 • :-386., 150	 ••.•• 29 , 660 . ..	 •i 3O9,,•Q3

	

6	 -641,950	 .2,270	 88,5i
5 •	 ..955,k60	 ::?00	 ió6320,97!

-126_i	 !13L.3,60 	3,6O 2ZI

	

-- 3	 -1746,69	 •-1QfO j 
JL},1 J 338,89

	

2	 -2209,19	 11,60	 166,3 3/8,71+i

	

1	 -.2717,08	 18,99	 183,^ 3 .58-P30

	

--	 - j - .2985 9 80	 - /8,I1	 189,5 358,3i

Líneas de Influencia en el Arco

Dei rntodo de 1gua1acin de deformaciones podemos deducir un

método grfico que permitir. fijar dimensiones dependiendo de

las cargas y del peso propio de la estructura,si se supone que

el arco es parabólico y que 1 = ic se K,siendo 1 el momento

de inercia en la sección transversal en la corona del mismo y

o(el ángulo que la tangente a la directriz del arco forma con

la horizontal.

--• :••
F'	

'	

•

•	 --H:	 •••

,4,	
t

- -•-•.-•,	 -
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.	 .fEn el punto C , la. ecuaci6n de la par #abola es: y =	 . x 91

Partiendo de las fórmulas generales de cálculo del arco,se de

terminan las siguientes f6rrxiula:s,las cuales nos permiten encon-

trar los valores necesarios para hallar las líne.s de influen-

cia en el arco.

He =	 4i (1	 k2)2

64 h
Me = r-.L (1 - k) 2 -

3
 (Hc) (h)

MA = M}	 &(i	 k)(1	 Lk	 5k)

k 2.x
L

Vc = . 	 (2' + .k)(1	 k)

VA = + (2 - k)(1 + k) 
Z

v = Vc.

Si consideramos una carga unidad P = 1 ton. y dividiendo la luz

total del arco en valors x/20,obtenerno 8 los siguientes valores.

Valores ie Hc.

P=1 ton.	 L=61m.	 h=

k	 190 o,00 09800 0970 0960 0950
k 2	190 0,810 0,640 0,49 0,36 0925
1	 kz O,0 09,190' 09360 0,51 0,64 10975
(1.k`»0,0
 

0,036 0,130 0,26 0,1 0,56
0,051+ 0 1 194 0939 0 9 61 0,8k

lo nl.

0 ,k010 ,30 0 9 20 0,100,C
0 9 16 0 9 09 090)	0 9 01 J0
0,+ 0 9 91	 0,96 I 0,99!19C
0 9 71 0983 0 9 92 0,981,C
1 9 06	 1 9 24	 1,38	 1,k71, 501

Gráfico de la.s líneas de influencia para Hc
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01,20
1 , 2.0
1944
1980
0,65

ro, i o J
1,10

1- 1,21

L'°
0957

0,00

1,00 1

0,50

Valores de Ve
.

Ve = - 0,25 (2 + k) (i	 k)
k	 1,00	 0 9 90	 0,80	 0,70	 0 9 60	 0,50	 O,iO	 0 ,30	 0,20	 0,10	 O,O.O
(1	 k) 0,00	 0 9 10	 0,200,30	 O,kO	 0,50 	0,60	 0,70	 0,80	 0,90	 1,00
(i - k)0,O0	 0,01	 0,01k	 0,09	 0,16	 0,25	 0936	 0949	 0964	 0,81	 1,30
(2 + k) 3,00 2,90	 2,80	 2,70	 2,60	 2,50	 2,kO	 2,30	 2,20	 2,10	 2900

	

Ve 10920	 0 9 007 0 9 028 0 9 061 0,104 3,156 0,22	 0,28 1 09351 0,43	 09 50

Gr4fico de las líneas de influencia para Vc

Valores de VA

y = 0,25 (2 - k)(1 + k)
k1,0 0,90	 0,80 • 0,70	 0,60	 0,50	 0,40	 0,30
(i + k)12 9 0 1 9 90	 1 9 80	 1,70	 1 11 60	 1,50	 19 i 0 	 1930
(i +	 ¿,.,0 3,61	 3,2k	 2,89	 2,56	 2,25	 1,96	 1,69
(2 - k) 1,0 1 9 10	 1,20	 1,30	 1 9 I4 0 	 1,50	 1,60	 1,70
YA	 11,0 03,99	 0,97	 0,94	 0,90	 0,8L	 0978	 0,72

N
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V!1!!!.A de !	 Mc = 8(1-k) - 3,33 Hc.
k	 1,0	 0 1,90	 0 9 80	 0,70	 0 9 60	 0,50	 0,40	 0930	 0,2Q40 9 10	 0,900
(1	 k) 0,0 ;_O,1O	 0,20	 0,30	 0,14.0	 0,50	 0,60	 0,70	 0,80	 0,90 jO
(1 - k) 0,0 _0,01	 0,040,09	 0 9 16	 0,25	 0,36	 O,k9	 O,6i	 0,81	 1,00

lic	 0,0 _0,05	 0,19 t 0939	 0 9 61	 0984	 1,06	 1,2k	 1938	 1,47	 j50
L8(1-k) l 0,0	 O,08	 09,32	 0,72	 1 9 28	 2 9 00	 2 9 88	 3,925,12	 6,k8 1 8,00

-3,33H:c ,o -0,18 -0 9 65 -. 1,30 .-2,03 -.2,81 -3953 -4913 -4,60 -4,90 -5,00
Mc	 090 1 0 , 10 . 0933 -0958 -0 9 75 - 0 9 81 -'0,65 -0,21	 0,52	 1,583,001

Gráfico de las líneas de influencia para Mc.
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Valores de las Líneas de Influencia de los Momentos en el Arranq

.	 M = Me,	 2'(1-.k(1 - kk - 5k2)

,k ¡ 00 1 0.9 o! o.o1O7o O.o cro 040	 2.3O 1 £2fJ	 ojc ¿ooj Qio	 2ec	 QX'	 o	 j-	 ¿'6o_C,'C	 .Qo	 C /00

4k	 3	 3	 Joo ' 12	 1 OC O C	 -0& -/2 -/	 -3 

k	 foo oei o	 oqq O3 io2	 o	 OOf	 OOCO/ 004 Óc	 cc	 o	 loo

5k 2 J . 	 4 • 05	 3.2O	 q-	 /.o	 Q.o ¿94_	 &.Oj' . P'o Híc	 0.20	 o,eo	 /2J	 /.o -Yj	 4OJ	 SO
&-k)	 oo	 O./ ; o.3	 o/	 o. &y	 •q	 o.q	 /.000.9/	 c	 o3	 i9

2(ik)	 3e 0.7? /o	 /.2e jO ±±! /ez /Z	 -(.00 /8 ¿	 / 2 	 C7z C	 Doc»

(/-4k-5k -_6.&J»_o	 : -tZ	 -	 000	 6O / .00 	 3	 ,-	 _[ ,	 0.00

&oo	 _343	 -	 ¡	 o7 3'	 3	 °J /d	 0-72 Q/	 oc!

Grfico de las líneas de influencia
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An1isis de las Ca' a M6viles

Desarrollamos el sistema de cargas para vehículo Normal

H2O S16 44 debido a que con el paso de dicho convoy se -

producen los máximos esfuerzos en las estructuras.

Coeficiente de impacto = 1,26

% w en libras	 8000	 32000	 • 32000

Con Impacto.	 10080	 40320	 40320
Ton	 4,570	 18929	 18,29
Ton/arco.	 2,730	 103,91	 . 10991

El coeficiente de reducción de ton a toa/arco = 0,596
- Obtenci6n de Momentos por CargasM6vlles . -

Usando las lineas de influencia obtenidas anteriorrnente,y -

los valores de las cargas,colocamos el convoy en donde quere--

mos obtener el esfuerzo respectivo.El y alor de cualquier esfu-

erzo se lo obtendrá multiplicando la ordenada. de la línea de

influencia por el valor de la carga concentrada.

Momentos en el Centro de la Luz.

M	 3 ,933 + 32,73 + 13,3 1 = 49,37 ton.rn.

Momentos en el Arrangue.

1

t
ç	 ja

,
L—O2 •	

O/o	 0.0	 O/t2	 0.3

Momento en tramo posítív'o-  = 5,46 + 31,31 + 34,15 = 70,92 t.rn.

Momento en tramo negatio = 5,46 + 8,40	 8 9 07 = 5,79 ton.m.

(



1 L.6

Cálculo de Hc Máximo.
.	

.i.

He = 3,93 + 16937 + 15,71 = 36,01 ton.

Valores de Esfuerzo Cortante

-

V	 10 9 91 + 10,72 + 2 9 61 = 24,24 ton,*

Valores de los Esfuerzos Axiles.

En el centro de la luz: N- . - ffc = 36,01 ton.

En el Arranque:	 N= VAseri + Hc cos
(	

(>\' = 32	 NA	 L3,38 ton.

Diseño de Secciones del Arco Empotrado.-

Según lo analizado anteriormente se puede deducir que

las secciones mas críticas son: En el centro de la luz y en el

srraxa.que;debido s esta circuistancia,ei diseño y cálculo de -

las armaduras se realizará para dos tipos de secciones:

- Para la sección del arco que va desde la dovela 6 hasta el

centro de la luz,para la cual tenernos los siguientes esfuer

zos totales:

Momentos por carga muerta y viva = 67,77 ton.m.

Esfuerzos Normales	 = 33L4.,59 ton.

De acuerdo al Esfuerzo Cortante que se tenga en cada dovela

se calcularn los estribos correspondientes.

- Para la secci6n del Arco que va desde el arranque hasta la

terminación de la dovela 5,los valores de cálculo son:

Momento por carga muerta y carga viva= 119,3 t.m.

Esfuerzo Normal
	

401,7 t.=

Se proceder de igual manera para el Esfuerzo Cortante.

1
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Forma General de Dirnensionamiento de las Secci ones.

Las secciones del Arco están sometidas a fiexi6n Compues

ta;m ediante el teorema de Ehlers transformamos la fiexi6n

compuesta a flexión simple considerando como momento el que

produce el esfuerzo normal respecto a la armadura de tracci

6n*se distingen dos casos:

a. Si el valor de ud0,319 la secci6n no necesita de arma-

dura de compresión,y entrando en la tabla universal con -

el valor de ud se encuentra &,siendo la cuantía mecnica

de la armadura de tracción )Jy la sección corresp ondi-
(:- -oJ ' b dente de acero =

.	 fsd
En el caso de que este valor resulte negativo,debe colo

carse la cuantía mínima de acuerdo a las normas corres -

pondientes,pues esto indica que elhormigón por sí solo

es capaz de soportar la solicitación dada.

b. Para valores ud0,319 es necesario colocar armadura de

compresión siendo las cuantías mecánicas*.

Para la armadura de tracción: u)= Ú+ 0 43 -
Para la armadura de compresión: W	 0 9

• 1 -
(_I

siendo ) = d/d

Las secciones de acero sern:

Para la armadura de tracci6n : As. 	 d.fÇj
fsd

. Para, la. armadura de compresión: A's
fsd

Definido el procedimiento a segir,ciculmos las armaduras.

Características Generales de los materiales a emplear.

f'c = 210 kg/cm	 210fcd = . = 140 kg/cm
=&1,5	 ,

f's = 2400 kg/cm.	 .
.	 fsd	 = 2087 kg/cm

5= 1,15	 1915
Coeficiente de mayoración de acciones = 1,6
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Dimensionamientoj2rimera Secci6n Considerada.

14 = 67,77 ton.m.

Md = (. 67 9 77)(116) = 1O8,43 ton.m.

N = 334,59 ton.

Nd = (33L.,59)(1,6) = 5_`1.15934 ton.

b = 120 cm.	 V= 6 cm.

h6Ocm,	 .	 d=hb'=5Lcm*

Excentricidad con respecto al centro de la sección.:
Md

,e0

	

	 0,2025 m.
Nd

Excentricidad con respecto a la armadura de tracción:

e = ,cc7+	 = 014425 iii.
2

Cálculo de los valores reducidos:

ud = - Nd.e	 = 09484
b.dfcd

\3c =~ N d	 = 03,590
b.d.fcd

- Corno el valor de ud > O,319 es necesario colocar armadura de

compresi6n,para lo cual hallarnos las cuantías respectivas:

£= (ud	 .O,319)(iI,)	 0 9 186	 siendo c)	 09111

0,i+32	 0,028

Las armaduras necesarias sern:

Armadura de tracción: As = Q,028)(i20)(5i)(i0) 12,17 cm
2037

Adoptando L Ø 25	 (	 .

Armadura de Compresión 1.,s = kP 186)(120)(	 80, 85 cu?,
,.	 2087

Adoptando 17	 25

- Dimensionarniento por Esfuerzo Cortante:

Al cortante que se tiene en cada dovela se reduce la coiabo

raci6n que el hormigón tiene en el cortante.

Dovela 6	 .

Vd = 11+0,8 ton.

d = 81 cm.

fvd = 015 140	 5,92 kg/cm
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Contribución del horrnig6n: Vcu = fvd.b.d = 57,54 ton.

Debido a que el canto (total  de la dovela es superior a 70 cm#

se coloca armadura de piel longitudinal cada 20 cm.,ia cual

también absor ve cortante.La sección de acero de esta armadura

es igual	 = 4,86 ciñ o sea, 3 Ø 16 se aprovecha
100

un esfuerzo cortante U = 8,43 ton.

El cortante para absorver con estribos es: Vsu = Vd-Vcu-U

en donde Vsu = 7 !+,83 ton.el cual se absorve con estribos 2 0

11 a 10 crn.a lo largo de la dovela.

Dovela 7

Vd = 109,76 ton.

d = 76 cm.

Vcu = (50.1 1 2)(1 1 2)(0,76) = 5490 ton.

Armadura de piel As = 4,56 cm * o sea, 3 0 16.

Aprovecharnos un cortante U = 6,k3 ton.

Vsu = 109 9 76 -54 - 6943 = 49,33 ton. el cual lo absorvemos con

estribos 2 0 16 a 10 cm. a lo largo de la dovela.

Se hace referencia que para las demás doveias,en el plano es-

tructural respectivo se indican los estribos correspondientes.

Dmensionami ento de la SendaSeççi6nConsiderada.

M= 119,33 ton.m.

Md = ( 11 9,33)(i,6) = 190993 ton.m.

N	 401,68 ton.

Nd = (401 9 68)(1,1 6) =642 1 69 tan.	 O

b = 120 cm.	 O 	 •	 d'	 6 cm.

h = 120 cm.	 d = 114 cm.

- Excentricidad con respecto al centro de la sección:
Md	 O&7-	 = 09297

- Excentricidad con respecto a la armadura de tracción:

e = eo+ j '_= 0,837 rn



Cálculo de los valores reducidos: 	 : 'T

ud = 
Nd e	

= 0926
b.d.fcd

Nd
.=	 = 0,336

b.d.fcd

- Como ud<O,319 la secci6ri no necesita de armadura de compre-

sión y entr;ndo en la tablaa universal con el valor de ud se

halla )= 0,3069 ,siendo la cuantía = 09306909336 = -09029

resultando este valor negativo,teniendo,por tanto,que colo-

car cuantía mínim,que de acuerdo al Regi amento ACI 318-71

es igual a

Cuantía rnnima = 0,0058

Area de acero =(0 9 0058)(1 9 2)(1,10) = 76,56 cm ^,
Adoptando 16 0 25 ,armadura que se la colocará en la parte

superior e inferior de la secci6n equitativamente.

- Dimensionamiento por esfuerzo cortante:

Debido a que el cortante en estas secciones es bastante ele-

vado,se procede a levantar barras a 45 grados para absorver

dicho cortante y ademas colocar los estribos necesarios.

Este proceso estI desarrollado e indicado en los planos es-

tructurales respectivos.

d. ArticulacÓn del Arco ene]. Arran.

Las articulaciones en los arcos disminuyen notablemente

las dimensiones en la cimentación de los mismos-es por este -

motivo,que en el arranque del arco en estudio,procedemos a di-

señar una articulación Tipo Mesnager,la cual además proporcio-

na mayor facilidad de jiro y permite detener l acción de los

esfuerzos cortantes y normales en el arranque.El siguiente es-

quema muestra una articulación tipo:

f	 'c1
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Con el objeto de conseguir la máxima flexibilidad en este ti-

po de rótula se recomienda que su abertura h' sea igul al

espesor del horrnig6n t ; las armaduras cruzadas de la articu-

lación no deben ser muy cortas,tratando de conseguir de que -

la relación L/r de las armaduras de las rótulas esté compren-

dida entre los valores 20 y 45,siendo L la longitud de la ba-

rra inclinada comprendida entre las caras del estrangulamien-

to del horrnig6n y cuyo valor es: hT. ,y r el radio de jiro,cose
de la barra considerada y cuyo valor es igual a D/L.,para un -

redondo de diámetro D.

Para hallar la iongitudcnecesaria de las armaduras de una ar-

ticulaci6n se supondrá que forman una celosía triangulada ca-

pz de transmitir esfuerzos normales N y cortantes S,determi-

nndose que ci esfuerzo de compresi6n en las barras es igual

a: r	
A's cose	 Al  senos =	 + -- s__ ,siendo A's la sección total de

el conjunto de armaduras de la r6tula.

Las barras inclinadas que transmiten los esfuerzos que actai.

en ellas al hormigón por la adherencia correspondiente a sus

longitudes embutidas,tienden a separarse entre sí,apareciendo

un esfuerzo de expancin lateral que deberá ser resistido por

una armadura transversal(estribos) .Se considera que solamente

la fraccin de la armadura transversal comprendida en el in -

tervalo de longitud a = 8D ,medida desde la cara externa del

hormigón es eficz para resistir el esfuerzo de expansi5rx.La

tensi6n en la armadura transversal se puede calcular median-

te el empleo de la siguiente frmula:

f''s = (N/2)tan0+(S/a)/(j.h)' ,siendo A'' la suma de las -
0,005 .a.b. +

secciones de los estribos,h el espesor,b la anchura en sen-

tido horizontal de la articulaci6n,y j un valor de 09900

Con estos principios enunciados, procedemos a realizar el cl-

culo respectivo para nuestro caso.
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Datos:

N = 401,68 ton.

S = 213974 ton.

f's = límite elástico aparente = 4200 kg/crn

Compresión admisible	 f's = (Ot3)(4200) = 1260 kg/cm

Q = 32

Aplicando la f6rmula anterior,obtenemos A's = 69,6 crn'

Adoptando una armadura de 6 0 40

Si la abertura del cuello es h'= 35 cm.tendrernos una longitud

L = h'/cos Q = 1 cm.

r=-4-=1cm*

La relación L/r valdrá 41,valor comprendido entre los límites.

Para el cálculo de la armadura transversal, además de los. vaio

res anotados tenemos los siguientes:

a = (8)(/+) = 32 cm.

b = 120 cm.

h = 120 cm.

j = 0,90

Aplicándo la fórmula dada,obtenem os: A''s = 11,6 cm'

Adoptando 8 estribos 0 11+9

e. Diseño del Muro Estribo.

Funciones,~ Ccnsiderando primordial en un puente dar con-

tinudad en una carretera a través de un accidente natural

o artificial del terreno,el estribo aparece como un elemento de

transici6n entre dos obras,con el fin último único de sustentar

la vía,pero diferente en cuanto a técnica y ejecución.Para ello

el estribo tiene una doble función estructural-por un lado per-

mite el despegue del tablero del puente y por otro contiene y

delimita las tierras de la expianaci6n.Las dos funciones pue-
den cumplirse cofi un. elemento (inico,que será un, muro de conten-
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cifl tradciona1 de cualquier tipo,condicioundOse de acuer

do a sus principios.

Para el presente caso,una vez determinada la articuiaci6n del

arco,se diseña un muro en cantiliver que soporte en conjunto

al tablero,al arco y al relleno.

Seccin Transversal.

o	
r	 1/!

JD

-

1	 : =	 e
2 O

F------- ------------______

ÇarasActuantes, Intervienen: la carga producida por el

peso del tablero y de los nervios ,la carga producida, por

el paso del convoy respectivo,la presi6n del suelo y el peso

propio. del muro en diseño..

Datos:

R = 207,69 ton.

f'c = 210 kg/cm

Coeficiente de deslizamiento = 0,60

Carga Admisible del suelo = 8 kg/cm

Coeficiente de empuje de Pankine = k = 0,33
Peso del relleno = 1 9 8 ton/m

Peso del hormigón = 2,4 ton/m

La pres5n ejercida por el terreno es e, Pa =

P = i,8.)(1t(Q3fl = k2,77 ton/rn.	
1

Para el cálculo de los diferentes elementos que constituyen el

muro,se considera que se lo realiza pata un metro de muro.



Md = 17,07 ton.m.

b = 100 cm. d = 1,77\/-	 20 cm.
\/b.fcd

fcd 140 kg/cm'
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Determinamos Momentos con respecto al Punto A

Fuerza	 Intensidad Distancia Momento
(

	

ton,	 m.	 ton.rn.

4,25	 86Y 70
II	 33,60 	 2,9 5	 99,12

 1
III	 29,4o	 3,53___ 183,93iiJv__ __ 9Q - 5,, Lf5_ii: 2L5,& II

.	 1Qj5	 .. 6, ..
VI	 7,92	 6,73	 53,33
VI :t -- — ii-^9 230,	 - 7175 --	 27
.. -.- 20769	 ;^Ó-•J-^87;6B--

pi 	 ---..-. . ¿2,77Ó	 4,00	 -171,08u

	Cv 378,87	 1973,92

Posición de la resultante de las fuerzas:

x - M _ 97392 _

•378,8T	 5 1 21 m.

La resultante se encuentra dentro del tercio medio.

Excentricidad de la result.nte = 5,21 - k,25 = 0,96 m.

Los esfuerzos de trabajo se calculan mediante la frmuia:

Çfç
FV + 6.e. ^- Fv

-r-- b.B

Ç\ 1 3 =
(8,5)(1) 

A = 14,37 ton/rn

Día,srama
T«)

.. . . . 	 .

TB = 7k,?? ton/m¿,

ç3-c = 22,90 tOr/

IT D = .6t,ii ton/rn2.

Los valores de los esfuerzos obtenidos no sobrepasan el valor

de la carga admIsible del suelo,que es de 80 ton/rn

Diseñ o_ 	 del Voladiso Iqjiierdo.

Tomamos momentos con respecto al pu rito C del diagrama de reac

ci6n y tenemos: M =	 10,67 ton.m.

-Comprobaci6n del canto mínimo.-
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Adoptamos una altura en el extremo del voladiso de 50 cm.

Cálculo de valor del momento reducido:

ud =	 Md	 =0901,4
b.dfcd

entrando en la tabla universal no podemos hallar el valor de

) ,io que indica que se debe tomar la cuantía mínima, cuyo va-

lor es igual a 0,002.

- La secci6r de acero requerida:

As = 0,002 x 7800	 15,6 cmAdoptando 5 0 20 a 15 cm.

Diseño del voladizo Derecho.

Tomando momentos con respecto al punto D del diagrama de reac-

ci6n obtenemos: M =	 46,82 ton.m.

- Comprobacl6n del canto mínimo;

Md = 7k,91 ton.m.

d = 1,77	 = /+1 cm.
\[íb.fcd

Asumiendo una altura en el extremo del voladiso de 50 cm

-Cálculo del momento reducido ud:

ud = Md :	 = 0,06
b.dfcd

Entrando en la tabla universal de cálculo con ud,haliamos el

valor de (Q)= 0,063 ,y la cantidadde acero ser:
As = .b.d.fcd	 (o2063)(iO0)(9)fl+0)	 40,15 cnf

fsd	 (	 2087
Adoptando. 5 0 32 a 15 cma

íseño de la Pantalla Vertical.

Esta pantalla se disea como si se tratara de una losa verti-

cai,dividiendo la misma en varias posiciones con el fin de cal-

cular la armadura necesaria.

Valores de h	 Valores de b

:o
o

o

I-	 --
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El valor de b se halla con la f6rmula: b =	 ,siendo L/htht
una constante igual a 895 = 09773

El valor del Momento en cada posici6n vale: M.= 6
La armadura necesaria por medio de: As = ksiendo k = 0,94

d
La siguiente tabla muestra el c alculo respectivo:

II'	 M	 Ii	 d	 As 0 No
'_) 

2	 70)0. 17).	 -V)1?	 c 2

3-t-PO 	 1,993.	 _5___t_
!:IQQ 1,03 2,61+5 2,565 038 25 1-
92P_	 39218 3, I3	 1, Qk 2 j
j 6 0 8_y 24 39791	 3,711	 2,09 25...
* 5j0_	 4.9309 .. 3,51 . 25 1
6,0 27,8L L936 L856 5,40 25 2

J+9i,- 4fk,L:L8. 5,5 10 5- ,9 430 7 ,,*- 65 --- Z5.
64,0_65,94 53582 5,502 11,3 25 3
81,0 j93,89	 5,575	 15,8	 25 ¿4.

-- --- ---100,0] 128,8 5,730 5,650 21 ,i+ 25 5
J-^T1,-Ó-rT?1,/+ 5,800 5,720 28 9 1 25 6

El espaciamiento de las varillas será de 12 cm.

Se indica que se hace llegar barras hasta la posici6n superior

por razones constructivas,a pesar de que no cumplen con el área

requerida.

Armadura deepartici6w4

El Reglamento ACI 318-71 indica que se debe colocar armadura -

de repartici6n para contrarestar los efectos de temperatura -

y contracción de fraguado,tanto en. el sentido horizonta . 1 corno

en sentido vertical,siendo sus cuantías mecánicas los valores

de 0 9 002 y 0,0012 respectivamente.

Refuerzo Horizontal = 0 9 002 x 47150 = 9L,3 cm

Refuerzo Vertical 	 = 0,0012 x 471 . 50 = 56,58 crn

La armadura de repartici6n se la coloca tanto en la cara exte-

rior corno en la cara interior del muro.

íRefuerzo

Refuerzo Horizontal = ¿4.7,15 cm 23 Ø 16
Cara Interior

 Vertical = Suficiente el calculado.

R
Cara	

efuerzo Horizontal = 47,15 crn. 23 0 16

LRefuerzo  Vertical = 56,58 cm. 1 0 16 a 1.0 cm.
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fi. Diseño de Muro Aleta.

Con el objeto de detener las tierras de expianac1- 9 6n,se pro

cede a diseñar en cada extremo del puente dos muros de altura

variable denominados muros aletas.

Debido a que la consider ación de sobrecargas es similar,el -

presente diseño sirve para, los dos tipos de diseño del puente

en estudio.

Datos:
1f'c = 210 kg/cm.

Coeficiente de deslizamiento = 0,60

Carga Admisible del terreno= 8 kg/cm

Coeficiente de empuje de Rankine 	 k = 0133

Peso del relleno = 1,8 ton/m

Peso del horm ig6n = 2,4 ton/m3.

Sección Transversal.

;	
1

1__1	 •	 .......... /. 2C.

60o	 ___

La presión ejercida por el terreno Pa =

Pa = ( 1 , 8)(11I.Q3» = 35,9L. ton/m.
2

Determinarnos Momentos con respecto al punto A.

Fuerza	 Intensidad Distancia Morneto
ton. 	 fl.	 - j;on.rn.

	

-----___
3,_9_9 	 43,20

II..---99-	 03	 199,49
,111	 2490	 . 2 9 80	 6792O
IV	 1iiii; k	 liii 3 .9 1 70	 5 2B
y10118-- .	

i0	 445,28
VI 	 7_,Q 	 5,25	 14128
pa	 35,94	 3,67	 -13199

vi 00';a .	 237,43
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Comprobaci6n a des1jzamient0 fs =	 1,67

Cornprobaci6n al volcarniento: fv =	 2980

237 943
MA

Posci6n de la resultante: X =	 =0011= 2,37 m.
::Cv

La resultante se encuentra dentro del tercie medio.

Excentricidad de la resultante = 3 - 2,37 = 0,63 rn.

Los esfuerzos son:	 -(i	 x O63)
6x1	 6

0A = 27,22 ton/m	 cTB 6,18 ton/at

 de reacci6r

iC = 21,96 ton/rn

q D = 11,44 tan/nf.

Diseño del voladizo IsqJerdo.

Tomamos momentos con respecto al punto C del diagrama de reac

c6n y tenernos: M = - 250 06 ton.m.

- Cornprobaci6ii del canto mínimo,~

Md = 1+0,10 ton.m.

b = 100 cm.

fcd = 11+0 kg/cm',.

fed = 2087 kg/cm

d = 1 , 77 \í1 d 1 30 cm*y b.fcd

Altura en extremo 50 cm.

Cálculo del momento reducido u d

u  = - M d	 = 09035
b.d.fcd

Entrando en la tabla universal de cálculo con ud,hallarnos el

valor de . = 0,031 , y la cantidad de acero e er&:
COAs	 = 19, 1 3 cm Adoptando 6 0 20 a 15 cm.

fsd
Diseño del voladizo Derecho.

Tomamos momentos con respécto al punto D del diagrama de rea.c

ci6n y tenemos: M = 21 Ç 68 ton.m.

Comprobación del canto. mínimo.-

Md = 3L,69 ton.m.
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d = 1177/iIa 28 cm.

Asumiendo una altura en el extremo del voladizo de 50 cm.

- Calcule del momento reducido ud.

ud = -M:1	 = 0,03
b.d.fcd

Entrando en la tabla universal con ud hallarnos c-= 09031

As =

	

	 = 19,13 cm/m.Adoptando 6 0 20 a 15 cm.
fsd

Diseño de lantalia Ver

Calculamos la armaduravertical para esta sección transversal

para luego repartirla en la secci6n variable de la paatalia -

de la aleta,para esto dividimos la misma en varias posiciones.

	

Valores de h	 Valores de b

_.e	 ,.00	 1. 20

El valor debse halla con la f6rmula: b: =	 L/ht
fr'	 ht

una constante igual a 	 =0,60.
io	 2

El valor del momento en cada posici6n vale; M =
6

La armadura necesaria es: As = k	 ,siendo k = 0,94

La siguiente tabla muestra el cálculo respectivo:

osici6nH9	 He	 M.	 h	 d	 As	 ØNo.
me	 me	 ra2,	 te me	 ni.	 rn.	 cm

E	 060 1,00 1 9 00 0 0 10	 1,20 1 1 12 0,08k 25 1
2	 00 4,00	 80	 1 , LfO ];132 0 ~_500-- 25 f
3	 1, 80 3-, qq_ - 00 2 ,7Ó	 1 ,6Y 1 ,32 i , 67O Z5 T
¿4	 i,ii1690  -6-;-ko--- 1 , 80 1 ;7 - 5.7 3,5	 T

,_QQ_ 5_Q_ _50
6 0

LQ 7, 00 4 990
,&Q: 8 9 00, 6k,0

 81. 40 __9j_p_Q0
,0	 10,0 1001

2200.1295 
21, 6 	 '20
34 1 - 2 9 k0"
51,2	 2,60
72 9 9 	 2,80
100910 

1 

3,00'

2932 L14902
2,52í 19910
2 9 72' _ 25,19
2992,

2

10

El espaciamiento de las varillas es de 10 cm.

Se hace llegar las barras hasta la primera posici6n por razo-

nes constructivas.
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Armadura de Partici&..	 66

Refuerzo Horizontal 0,002 x 20000 = LO cm

Refuerzo Vertical = 0,0012. x 20000 = 24 en!-*9

 armadura se la coloca en la cara exterior corno interior.
FRefuerzo horizontal = 20 c.rn 18 Ø 12

Cara Interiori, 6

Refuerzo vertical = Suficiente el calculado*

Cara Exterior Refuerzo horizontal = 20 cz z, 18 0 120
6 	 • Refuerzo vertical = 24 crn. 21 0 120

g6 . Diseño de, la losa de Vereda.

-Momento por peso propio:

peso pruipio = (0 9 20)(1 9 0)(2 9 4) = 0,48 ton/m.

Momento =	 0,192 ton.m.	 6

-Momento por carga Viva.- Se considera una carga uniforme

por el paso de la muchedumbre igual a 500,kg/ma

Momento = ( 0 9 -5)< 2..Qj2 = 0,20 tcn.m.. 10
-Diseño . -

Momento total = 0,392 ton.m.

k2 = 89927	
6 
Comprobaci6n de la altura:

k 3 = 0,873	 mh =k 2 ,= 5,59 eni.
M	 2)As = k.	 = 6,21 cm.
d

Colocamos 1 Ø 14 a 20 cm.

Armadura de distrbuc6n: 1 0 12 a 30 cm.

h. Diseño de la columna de Pasamano.

La columna se la diseña para una carga horizontal de 150 kg/

Debido a que el Ministerio de Obras Públicas del Ecuador tiene

diseñadas columnas tipo,se ha procedido a optar por una de ellas

por considerarse util su diseño.

i. Otros Detalles Constructivos.

Estos detalles sirven tanto para el diseño del puente con -

hormigón Armado como para el diseño con hormig5n presforzado.
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En lo que respecta a los apoyos de la losa. de tablero,se in-

dica que el uno apoyo es fi'o y el otro m6vil,colocando en

este último placas de acero y entre ellas láminas de asfalto

para reducir el esfuerzo de rozamiento.

- Se colocarn juntas de dilatación en el tablero cada 20 m.

Estas juntas son chapas plegadas metálicas de cobre en forma

de T,ias cuales se embuten. en el hormig6n de la iosa.Taznbién

.se colocarán juntas de dilatación verticales en las zonas de

uni6n. de las aletas con el muro estribo.

- Debido a que las aguas que caigan sobre los tableros de los

puentes deben ser eliminados con la mayor rapidez posibie,ha-

ciendo que su. recorrido sea mínimo,se debe dar un bombeo a -

la calzada,de forma que sus pendientes hacia los dos bordes

extremos de la misma sean del 1 % ,y dando pendientes a las

cunetas para que desaguen. en unos sumideros.Se disponen los

sumideros para la evacuaci4n de las aguas colocando imborna-

les junto a las aceras,cuyo diámetro sea de 3 pulgadas.

- Entre las columnas de los pasamanos se colocan tubos de pro-

tección. de 2 pulgadas de dirnetro.

Todo lo referente a este análisis de diseño estructural del pu-

ente de hormig6n armado,ha sido sintetizado en los planos estruc-

turales que se muestran
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3, 3 * Cálculo_! Hcrmjn Pre es forzado.

Datos:

Estructura isostiica de 73 ni. de luz de cálculo.

Calzada neta de circuiaci5ri = 7,3 m.

Aceras de 60 cm.	 1,20 m.

Ancho total del puente . = 8,50 m.

Tiene 5 vigas postensadas.

Carga de convoy : H20 - s16 - 44

Se usan Tendones tipo Frey ssinet.

f'c = 350 kg/cm'  para las vigas.

f'c = 210 kg/cm para las demás estructuras.

CcteLoitudinal

¿ 73. 00

Corte Transversal -+---

°
-	 .	 .
a. Diseño de la losa. de Trfico.

La losa se armará en sentido perpendicular al trnsito

empleando para su diseño las especificaciones dadas

por la AASHO.

- Momento por Carga Muerta:

peso propio = ( 0 ,18)(1)(2,4) /.= 0,432 ton/m.

capa de rodadura	 (0905)(1)(2 * 4) = 0 9 12 ton/me

carga muerta total = 0 ,552 ton/.

Momento = £f= 011595 ton.m.

siendo 1 = 1,7 m.
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- Momento por Carga Viva:

E=O,63+O,75	 Eenmetros,

E =0 1 6)(1 9 7) + 0 1 75 = 1,77 rn.

,Coeficiente de Impacto = 1,3

P	 7,2 x 1,3 = 9,36 ton.

Momento por carga viva = 0 9 25	 = 29247 ton.m..

- Diseño:

Momento total = Mc + Mcv = 2,407 ton.rn.

Coíprobacin de la altura de la losa:	 k= 89927

h = k \f 	 h = 13,85 cm.

Adoptamos h = 18 cm. con 3 cm. de recubrimiento.

Clculo de la armadura necesaria: 	 k = 09837

d = 15 cm.

A =	 ÇÇ87 )( 14Q7)(1 0Q)	 cmd	 15	
14, 00

Colocamos 7 0 16 a 12 cm./m.

Armadura de Distribuci6n. Se la coloca sobre la armadura

principal inferior,siendo su valor:

% As 
= \í	

= 1+2,18 % de 14900 cm

As = (0,4218)(14`YO) = 5,9 cm colocamos 1 Ø 12 a 20 cri.

Armadura de temperatura y contracci6n del fraguado,~

Se la coloca en la parte superior bajo la armadura princi-

pal: As = (0,002)(18)(100) = 3,6 cm

Se coloca 1 Ø 12 a 30 cm.

- Detalle del armado de la losa:

AQipii2	 PQ?NC?pL )Q./6I

II
A e
.!

Si1i1)cibP)



b. Diseño de la Viga Postensada.

Sección Transversal.

/70
-h-	 •

ç
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..
1

y

	

f3O 4 O 4 ()í	 •

-=	 .	 ()	 •,,•

Características de la sección.

Secci6n Dimensiones Area y 	 A.y	 Ix
bxh	 m	 rn.	 mii-1i 	Oix 4° 1 ,_6QQ LQQ 1Q±Q_ 8533Q

2	 0 3 x G -	0,a 180 _O_9_15 o , 022	 0,Q07_
3 -	 x 0,3 QQ9p Q,iÇ? 0,036 9,0I49_
kÇ!, 3 x 0,3 	 ,090 ,72 O ,335	 1 2 2k60
5	 O,65x0,18	 0 ,234 3,,91 O,915	 3,5800

2 9 194	 49513	 139377 J
Yb =	 :: = 4.9 513 = 29057 ni.

A	 2,194

Ya=HYb=4,00-2,057=1,9k3m.

IG = Ix.-. A.Yb = 139377 ( 2 9 194)(29057) = k,09 rn

L	 3ra = -• = 2,105 ni.
Ya	 •

2rb = - = 1,988 UL
Yb



1.65

Análisis de

Peso Propio = (2 9 194)( 1 )(2,4)	 5,2656 ton/m.

Capa de rodadura	 (0 9 05)(1 9 7)(2 1 4) =0,204 ton/rn.

Peso de pasamanos = 0,10 ton/m.

Péso de aceras	 (G'y6)(0,20)(2,4) = 0,288 ton/m.

Carga Muerta total = 5,8576 ton/m.	 *

Cálculo de Momentos.

Peso Prop.- Dl c1cu10 se lo realiza para el dcimo de la

luz y el momento en cualquier secci6n vale: factor x
*	

4	 ..........	 ,	 . ,.	 .	 -. -	 2
factor = 	 L- ' 	--.-------........
El valor de	 = ( 265)(?) -. 192919

-A	 i) 1 L.	 p 1	 /	 ( ¿1 /	 () j. /

..

Factor	 6,57	 113,68	 15,33	 17952	 18925

Momento:	 1262,69 2244,78 2946,27 3367,17 3507,55 ton.m.

-* Cara-Muerta .

Factor = !x'

* El valor de W. _. .(8.26)L7» 213980

A	 91L	 7.ZL	 o3L	 (2JL

J	 1	 1	 -1
Factor	 6,57
	

11 068
	

15933	 17952	 18,25

Momento:	 1L0!,67	 214.97,18	 3277,55 3714.5,78 3901,89 ton:.rn,.
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Por Diafragmas . .

Area del Diafragma = k,396 ni.

Espesor = 0 1 20 ni.

Peso = (4,390(0,2)(2,4) = 2,11 tan.

Colocamos 6 diafragmas en toda la luz,cbteniendo los mamen-

tos que se representan seguidamente:

I./! 
r	 2/) Y	 I1 T	

'J 
7.	 2.// T

1	 OIL	 0.31	
t -	 «.-----1 --- ----•	 % " --I_

-------

7343

7

\TAPIACION DE LOS MOMENTOS DEBIDO A LA CARGA VIVA*

Cálculo de_ las líneas deInfluencia.

Desarrollamos el cálculo para el tren de cargas tipo H20-S16-44

Coeficiente de impacto = 1,25.	

(	 r
••=	 -

W en libras.	 8600	 3200032000

Con Impacto	 10000	 L.0000	 40000

Ton'	 ¿,535	 18914	 18,14

Tan/viga	 2,295	 9,180	 91,80 1

Factor de reducción a ton/viga = 09506

Weyrauch indica un procedimiento para encontrar el momento -

máximo y la posici6ri más desfavorable del treta de carga para

una sección cualquiera cuando se desplaza de A a B.

	

A	 J73OO	 -_

	

1	 ----•-•-	 -------_	 '-

-

Ho
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El momento rnhirno se produce cuando: Mot+ Mo2+ M03

 P.a.b
siendo:	 M =

M	 (295).a.b -	
73	 3198»

tt -	 - 

73	 7,95
a.b.
7997

3 =

Mii;

bi
Me =

M0,3

Cuadro de Valores:

Secci6n Ubicaci6n	 (,

p•yçL__.
7,3Q_	 3,00 ---7 3

_Pt? l.	1426	 10,3 1L,6
G93 lo 	 21,9	 _i,_9_4_2LL2_ 	 9. 9 2.lo -3b y 5	 32 y 2 3.6 1,5 J. 40 y 8 40 9	 36,5

Aplicando las f6rrnulas,caiculamos los momentos:

• c:?:T	 :

L16 70 ; 0 L67,i.5
18,9_ 6 2,9 8 1— 5.8-2A
26,2 55,1+ : 51,1
3

6111-4
54bLf 6 , 8
39,532,2

Secci6n	 ,	 3	 ¡k0	 902	 tT
Apo

	

iiJi	 I5 iÇ3i61.11T

	

2,- 	 20,33 128 9 60 19,9 1O72	 99,36	 226 52%.—O-P-3 1 9 - 30,65 154,23 2393 li+O,8128,9	 297,
_Q,+ 1.	 37,65	 i66,i.5 34,3	 160,9	 1L,i	 349,9?-4—,- ---095 .. 1... ¿41,30	 165,20 36,9164,i.it7,83i8,8For,-)-W
Una. vez obtenidos los valores de los momentos debido a las d-
ferentes acciones,se deben comprobar las tensiones que se ejer~
cext en el hormigón para diferentes combinaciones de carg as;es
por esto,que anotaremos un compendio de momentos para las pos*
bies situaciones de carga:
Estado 1 = Momento por peso propio.
Estado 2 = Momento por carga Muerta.
Estado 3 = Momento por.diafragmas.
Estado 1+ = Momento por carga muerta más diafragmas.
Estado 5 = Momento por carga Viva.
Estado 6 = Estado 4 mía momento por carga viva.
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Cuadro de Mornentras diferentes  Estados.

Secci6n	 1	 2	 • 3	 L	 5	 6

Apoye 0,0000 0,0000 0 9 000 0 1 00000 0,0000 0,00000

	

0 9 1 L tlC'>-'62-7 1404,67 23 0 63 1428,30	 124,72 1553902

	

0,2L 1 2244 1 8 2497,18 61 9 ' 61 2558,79	 226152 2785931

	

-- 0,3 L 2916,3 3277,55 73,L3 3350 Y90 	297,96 361+8,9k
0,1+ L 3367,1 371+5,78 92,42 3838,20 31+0, 21+ 1+178,1+1+

	

5 L 3507,6 3901,89 92,L2 3991+,3 1 	348387 -1 1+ 	 ton.m.

Diseño de las Secciones.

Situaciones de Carga:

Primera Peso propio + Fuerza inicial y final de pretensi6n

«Sejunda = Estado 1+ + Fuerza, Final de pretensi6n.

Tercera. = Estado 6 + Fuerza Final de pretensi5n.

1. Análi sis4e la Secc i6njQ,

Se procede a analizar esta secci6n por ser la más crítica,

debido a que posee los mayores momentos.

Los Reglamentos establecen los siguientes límites para los es-

fuerzos tanto en la fibra superior como en la inferior,y son:

Esfuerzos temporales = 0945 f'c = 157,5 kg/cin

Esfuerzos Finales = 0,1+0 f'c = 10kg/cm

siendo el valor de f'c igual a 350 kg/cm

En los que respecta al sistema usado de Preesf.rzado será el

de Postensado,ernpleando para el tensado tendonem tipo Freyssi-

net de 12 hilos de 7 mm. de diámetro cada UnO,CUYaS caracterís-

ticas son

Resistencia a la Ruptura = 761+11+ kg.

Fuerza inicial de Pretensi6n = 61223 kg.

Fuerza Final de Preteni6n = 1+58 1+9 kg*

Partiendo de estos valores. procedemos a encontrar

la Fuerza de Pretensión total efectiva que se requ iere en la -

secci6n 0,5 L para un momento máximo de 1+31+3, 1 8 ton.m.
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Encontramos la excentricidad "a" para - un  centro de gravedad de

los cable de tanteo.

r=

	

	 = 19866 rn
A

Ka=:=l-' $ E6	 0,907 m.

	

Yb	 2,057

Centro de gravedad de tanteo = 15 cm, de fibra inferior.

a = Ka + Yb - 15 = 2,814 ni.

El Preesfuerzo requerido será:

	

	 ii	 1543,42 ton.
2,81!4 ni.

El míninio número de ca1,les será = 1543 1 42 /459849 = 33,66.

Adoptando 31+ cables a colocarse.

Fuerza Inicial de los cables = 34 x 61,,223 = 2081 9 6 ton.

Fuerza Final de los cables = 34 x 45,849	 = 1558,87 ton.

;Dapp4çi6n de los Cables.

Procedemos a disponer los cables,para luego determinar el ceno,

tro de gravedad de los mismos:
...-.

53 o® ®®
- n2-,2,

- C2- 1 E) ®®(
	 f.

303 C-9/ e?
	 r.

.	 .. 
--	 ....	 .."..

El c.d.g. ser :•	 (9)(8) = 72 cm.
(9)(15)= 135 cm.
(9)(22)= 198 cm.
(7)(28)= 196 cm.

601 cm.

	

601 cm,
c.d.g. =	 17,7 cm.

La excentricidad en la sección es: e =2 9 057	 0 9 177 =1,88 rn.

Esfuerzos debidoka los Cables.-

Con Fuerza Inicial = 2081,6 ton.



Esfuerzo en Fibra superior np = -

n  =	 . 
( 208 1-. )(16,8	 91 kg/crn

2,1052,194

170.'

Esfuerzo en fibra inferior = np' FFe
A rb

np' - 2081,6,
29194

+. '(208 1.1161 (1,88),

1,988
= + 291 9 73 kg/cm

Con Fuerza Final = 1558,87 ton.

np = J.55882 _ ( 1 228 .1 87)(1., 881=-68,17   kg/cm'	
29194	 29105

np' =	 +	 218,47 kg/cmZ.
2 9,194	 19988

Con , Fuerza Inicial	 .	 Con Fuerza Final
/CQ

\

\

__:	 .t....--.
1,73

Análl*sís de la Primera Situaci6nde Car1 g. -

Esfuerzos por peso propio:

M = 3507,55 ton.rn.

ra = 2,105 m.

rbZ= 1 9 988 m.

np = & =	 +- 166,63 kg/cm-í'
ra'	 2,105

-M	 35071np'= , = -	 55 = - 176,44 kg/crn
r]3 	 19988

Esfuerzo por peso propio
J c 3

7z

7

1 1 C, 4L /

Valores que no superan al

Esfuerzos por peso propio

Valores que no superan el

Fuerza Inicial

valor admisihe de

Fuerza Final

valor admisible de

Total

IJr. 2

1 57 ,. 5 kg/c.rn

Total

L1I/'
.j2jo3

11+0 kg/cm.



]jjs:de ia Segunda Si.ç4ri de Car.la-
N = 399L,31 ton.rn.

np = 294,3 11 =	 189,75 kg/cm.f
2,105

np'=	 =	 200 9 92 kg/cxn.
19988

/6.?í

/	 +
oo,?Z	 .	 ;16) •//

Análisis de la Tercert uac i6njCg. -

4343, 1 8 ton.m.

np = 43431.18 	 + 
206,33 kg/cm

2,105
np'= 4241	 _ 218,47 kg/cm'.

1,988
5

r;

7 /
	 +	 \\	 =

zJ
24
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72/. 3

í
1 /1

Gbrno se aprecia ,los esfuerzos calculados no superan a los

fuerzos límites;aderns se llega a alcanzar el valor de CERO -

como esfuerzo de tracci6n en el, hormigón,lo que indica que el

mismo se encuentra totalmente precomprimido.

Se indica que en cálculo de la Fuer za final de pretensión se

incluyen todas las pérdidas diferentes,anteriormente señala-

das;lo que dá como resultado de aue sien la secc1*6n: crÍtica

los esfuerzos se cumpien,en las demás secciones tarnbin se -

cumplen* deter minando,por tanto,iue la sección escogida es su-

ficiente.

Seguidamente se analizar la forma de coiocacin y trazado de

los cabies,comprobando los esfuerzos respectivos en las see-

M =

dores por donde pasen.
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Trazado de los Cables.
.

	

	
Se trata de dar a los cables un determinado trazado,de-

terminando la línea que debe de seguir la resultante,a fin de

que las tensiones queden comprendidas dentro de los límites.

Adoptamos 3 zonas de trazado de los cables,tornando como iongi

tud de cada zona el valor de L/59

___L	 !	 L'I	 LLL ._Y '

	

-..	 -

. Zonak: Zona de apoyó,que hay que estudiar por el peligro que

existe por concen t raci5n de esfuerzos en los COnOS de

anclaje de los cables.

ZonaB: Los cables se pueden anclar y por lo tanto,se relev ajan.

Zona C: Los cables no se pueden relevar.
L I

;2•.	 ,4X'
.	 *

------

L	 a 4.	 to

- Se admite un ángulo de curvatura del cable de 34 grados,con lo

cual se calcula la longitud de la zona de levantamiento corita-

do según la horizontal.
2h	 _ ( 2)(3723) 11_ _L =	

096745	
, 39 m.

Adoptando como- valor de LL= 11 m.

Sea "u" la distancia de separaci6n de los arranques de • los ca-

bles a relevarse, tendremos: 7,3 + 11 9 0 + 4.0 = 36,5

y el valor de u = 4,55 m.

Aná lisis de la Excentricidad de los cables.

Se determina la excentricidad de los cables en: todas

las secciones ya deterrninadas,o sea: En el apoyo-en 0,1 L

en 0,2 L ; en 0,3 L ;indicando que la excentricidad en las sec-

ciones 0,4 L y 0,5 L vale:e= 1,88 M.
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Excentricidad en -el 

En el apoyo se incrementa la sección con el objeto de contra-

restar el aumento de tensiones que se produce en los conos de

an.ciaje;la longitud de ensanche es de 3,65 ni.

SecciÓn Transversal

	

10)	 le

Ri

.	 --

L
@

@ @
.0

-7

	

.2	 •

®®®
F:

o
L,

207

o

92

	

.	 01

. 1 0.20	 0	 030  Q2O	 4

Características de la Sección

Sección Dimensiones Area	 y	 r2,	 Ix
ni.	 m

... 1	 1,7 x 0,18	 09306	 3,91 1 1 1965 ¡,679

	

2' - 	1,0 x3,82	 3,820'	 1 9 91 7,2962 18,58
.	 k,126	 894927 23926

Y  = 8,4927 = 2,058 ni.
. 4,126

Ya = ¿+,O'	 2,058 = 19942 nl.

1G = 23,26	 ( 4 2 126)_(21,058) = 5,779 v
ra= 5 - 9 779/19942	 2 9 9758 me

rb = 5,779/2,058 = 2,8080 ni*
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Determinamos el centro de gravedad de. los cables:
3x 30cm= , 90 cm*
3x80	 240
3x 1 30 =390

•3 x, 180 = 540'
3x230 =690
3x280 =8k0
2x330 =660
2x370 =7k0

.	 4190 cm.	 .

c.d.g. =	 cm. 190',45 cm.

La Excentricidad es : e = 2,058 - 1,9045 = 0,153k me

xc entricidaden la Seçci5n0,1 L

La curva de relevaje es una parábola y se define con la ecua

ción: y = k.x+ c

C- = distancia que existe entre el punto donde comienza el re

levaje del cable y la base inferior de la higa.

k = constante igual a:

El siguiente gráfico muestra la forma de relevaje de los cables

10	 11 -. 129	 ,=1LOO

.	 ------.------- .. 1
QD

_
k =	 )= 0,03157

( 1 1 
Cuando x = 8 m. Y = 0,03157(8). + 0 9 08 = 2 9 10 rn.

El mismo procedimiento se sigue para calcular la ubicacn.. de

los cables en esta y en las dems secciones.

Cab,les 1fl
X = 3,L1 5 ni. b = 11,0 ni.

c = 0,28 ni.
a = ¿+,0 - (0,28 + 0 930 ) = 3,L2 ni.

k = 0902826

y = 0,0:2826(3,k5)2+ 0,28 = 0,616 rn.



Cables_—15 - 16
x = 3,L1.5 ni. b = 11,0 rn.

c = 0,28 me

a 490	 (0,28 + 0,7) = 3,02 rn.

k = 0 9O2196

y = 
O,02496(3945)Z+ 0,28 = 0,577 m.
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	Cables 20 - 17	 1.8

	

x=3,45 m ..	 b=11,Orn.

.,.	 c = 0 9 22 ni.

.	 a = 4 9 0 - (0,22 + 1 9 2) = 2,58 ni.

k = 0,0213

y = 0 9 0213(3945) + 0,22 = 0 9 4735 m.

Ç131	 a?	 12
	x=3,!+5m.	 b=11,Orn.

c = 0,22 ni.

a = 4, 0 - (0,22 + 1 9 7) = 2 1 08 mo

k=O,017

Y = 0 1 017(3,45) + 0,22 = O,i25 u.

Cables 26
	x=3,L.5rn.	 b=11,Om.

c=O,15m.

a = 49  - (0,15 + 2 1 2) = 1 9 65 ni.

k = 0,0136

y = 0,0136(3,45) + 0 9 15 = 09312 ni.

Cables27 .. 28-

	

x=3 9 45rn.	 b=11,Orn.

c = 0,15 ni.

a = L.,0	 (0,15 + 2 9 7)	 1,15 ni.

k 0,0095

Y = 0,0095(3, t 5) + 0,15	 0 9 263 u.

Cable s _ 22.-22=3O~Z-44-^l
c = 0,09 ni.

y = 0,08 ni.

El c..d.g. de los cables corresponde a ::	 5k,58 crn.25
Excentricidad = 2,057 - 0,546	 1,511 ni.

e = 1,511 ni.

1
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Excentricidad en1aSecci6nQ, 2J.

Cable-s. ---4

x = 10905 rn.	 b = 113,0rn.

c = 0,22 rn.
a = 4 9 0 - (0,22 + 0,10) = 3,68 ns

k = 0,0304

y = 0,0301+(1045) + 0 9 22 = 3,29 m

Cables :7	 j

X = 5,50 ni..

Cables: 10	 11 - 12

x = 0,95 ni.

b= 11,0 m,	 .

c=O,15rn.

a = 490 - (0,15 + 0 9 10) = 3,75 ni.

k = 0,031

Y = 0 , 03 1 (5,50 ) + 0915 = 1,09 ni.

b = 11 9 0 m.
C = 0,08 rn.

a = 4,0 - (0,08 + 0,10) = 3,82 vi.

k = 0103157 71
y = 0,.03157(0,95) + 0,08 = 0,105 ni.

Cables: 13-14-15 16	 Y = 0,28

Cable a- 09 20~1 Z-_181_210~22~19-
Cables-t 26 1̂=24927-»281 	 9	 ?1
Cles2 . 290 ;13kL}.31

El c.d.g. de los cables es: 72,Q =	 cm.
31

Excentricidad = e = 2,057	 0 9 5573 = 1,50 ni.

Excentricidad en. la Secçi6n.0,3 L.

Cables: 1-_ 2 - 3

x=7,3 m .	 b=11,Om.

c = 0 9 28 ni.

a = 490 - (0,28 + 0 9 10)	 3,62 iv.

k = 0,0299
.	 y = 0,0299(7,3) + 0 1 28 = 1 9 873 vi.

Cable-s12~ 1-31L-16	 Y	 0,28 vi.

Cables: 21-i9-1718-20-22	 y = 0 1 22 vi.

Cables.. 22Z.22-~,?jeZ 8*» 	 y = 0,15 vi.

y = 0,22 vi.

y = 0,15 iv.

y = 0 9 08 ni.
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Cables:k-' 5__

x = 3,7 m.	 b = 11,0 ni.

c = 0 9 22 ni.

a = 4 9 0	(0,22 + 0 9 10) = 3,68 ni.

k = O,O3OL

y = 0 9 0304(3 9 7) e + 0 9 22 = 0 9 64 'u.

	

Cables: l3- .31-22 -;10~11-» 1 21930- 3:2	 y = 0 9 08 'u.

El c.d.g. de los cables es : 1204,9/34 = 35,0 cm.

Excentricidad = e = 2 9 057	 0 935 = 1,708 m.

Las secciones transversales de las diferentes zonas de releva

je de los cables se muestran en el plano estructural.

Una vez calculadas las excentricidades en todas las seccio-

nes,se comprueba las tensiones en las fibras superior e iaferi

or de las mismas,que no serán mayores de los límites.

Cálculo de los Esfuerzos en el

Este cálculo se lo realiza de igual manera como se lo efec-

tuó para la sección 0,5 L. Llegan 22 cables.

uerza. Inicial de Preesfuerzo = 22 x 61,223 = 131+6,9 1 ton..

Fuerza' Final de Preesfuerzo = 22 x 45,849 = 1008,68 ton.

Excentricidad = 0,1534 ni.

Area = L,126 m.

Momento = 0,00 ton.m.

ra2 = 2,9758 rn

rb = 2,8080 m

Esfuerzos para F Inicial = 13I 6,91 ton.

, np = J±j 9! _ 
Ll ^k6,i9DÇQ,i53	 + 25,70 kg/c.m

	

4 9 126	 2,9758

np'= 1 469I + ( 134691)(O,153k) = 4 25,28 kg/cm

	

49 1 26	 298080

Esfuerzos para F Final = 1008,68 ton.

	

np = IQQ,	 (10082 68)(0 2 1 -2LO = + 19,25 kg/cm

	

¿+,126	 299758



0 .2	 -8919;89
052 52Q

6LÇJ_
034 L	 68396

122
116,,79

122,3

1	 , ,.

919,79
	

9,10 1
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np' = 
1008,68	 ( + 29,95 kg/cm
49,1262,8080

Cálculo de los Esfuerzos- en las demás Secciones.

El procedimiento para realizar este cálculo es similar al

realizado para la sección. 0,5 L ,indicando que se tomare las

excentricidades calculadas con las respectivas fuerzas de pres-

fuerzo para cada sección de acuerdo con el número de cables que

lieguen;para simplificar este cálculo se ha resumido en forma -

de cuadro todos los esfuerzos calculados.

Cuadro de las Fuerzas de Pretensión para las Secciones:

A la Secci6n 0,1 L llegan 25 cables F Inicial = 1530,58 ton.
F Final = 1146,23 ton.

A la Sección 0,2 L llegan 31 cables F Inicial = 1897,91 ton.
F Final = 1421,32 ton..

A la Secc6n 0,3 L llegan 34 cables F Inicial = 2081 9 58 ton..
F Final = 1558,87 ton.

A la Secc6n 0,4 L llegan 34 cables F Inicial = 2081,58 ton..
F Final = 1558,87 ton..

Debido a que la sección permanece constante tendremos:

Area .= 2,194 m.
2	 3ra = 2,105 m.

rbe = 1,988 rn.

Los esfuerzos se comprueban para las 3 situaciones de Carga ano-

tes mencionadas.

Primera Situaci6ride Ç
P P

arg.-

Secci6n
iVoHe-)Jo 	 : f).f	 SF.)E??O'. fl	 ic.i,L	 up?c :

.. .:........	 71 .	 ..?
"2í__	 .	 31 P'

0 9 1 L	 1,511	 1262 9 69 60 :9 00 -63952 -40 9 11 186,10 -24,75 144,67
0,2_L	 1,500 2244,78 106,6 -112 1 9 -48,74229,71-36,50 172902
0,3_L	 19708* 2946,27 13999

-
 - * 1 — 48 9 2 -74,02 251_,94 -55t44 201+,98

0,/4. L . 1,880 3367,17 1600 169,4 -91,00 291,73 -68,i7 218,47

ecci6n Esfuerzos:.p.p +F.I. _Esfuerzos:p.p+F.F.- 
fi)	 1 fl1D	 liD	 1 flT



segunda Si tuacinde Car

Secc.i, 6n	 e IiiEui
)fl
	 11 Y9 1 	' 	 r

0,1 L 19511

0,2 L 1,500

0,3 L 19708

094 L 19880

1428930 L?iQ5 _7_7j_jik_~24 9 -7-3- 1 ¿+1+,62

2558979 121,6 -128,7 -36950 172902
3350,90 159,2 -168,6 -55, 1+4 204,98
3838970' 182,4 1931 -689171 218917

Secci6n	 Esfuerzo:Estado L. + F Final
np	 np'

0 9 1 L	 k3,12	 72,82

0,2 L.	 85906	 43,31. ....... .....
0,3 L	 103975	 36,42
0,4 L	 114,19	 25,09

Tercera Situaci6nde Ca

Sección	 '	 /1OL47O	 PUQo	 -T 11- 	 c-;
77	 )IP	 _	 y?P	 )1

0 9 1 L 19,511 15539 02 73,78 -78,12 -24973 144967
0,2 L 19500 2785 9 31 13293 -140,0 36,50 172,02
0,3 L 1 9 708 3648,94 173,4 -.183,6 ~55944 204998
094 L 1,880 4178,4 14. 19895 -210 9 2 -68 1 17 218917

Scc6n Esfuerzo:Estado 6 + F Final
np	 np'

0 9 1 L	 49,05	 _L	 66,55
0,2 L	 95,81	 32,101
0,3L	 117,91

	 21 ,3
O, 4 L
	

130,35
	

7,96

Observaciones.-
Los esfuerzos que estn tabulados en las tablas anteriores -
estan. expresados en kg/cm.

- Los Esfuerzos en las diferentes situaciones de Carga anotadas

no superan los valores correspondientes a los esfuerzos hm

tes,cuyos valores son de 157,5 kg/cm y 140 kg/cm

..... Luego de haber realizado el chequeo de las ten

siones en cada una de las secciones en.las que seha dividido -

la viga,es necesario chequear las cargas límites debidos a los

momentos de rotura y aderns el Esfuerzo Cortante.
(

179
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.	 Cornrobaci6nara Cargas Lndtes. •

Momento Factor Límite en 0,5 L	 1,5 Mcm + 295 Mcv.

Momento por Carga Muerta 3994931 ton.rn.

Momento por Carga Viva = 348,87 ton.m.

Momento Factor Límite = 6863,6i ton.rn,

Area de cada cable de acero = ¡+, 68 cm?*

Area total de acero = 34 x k,68 = 159,12 crn.

d = Ya. + e = 1,988 + 1,880 = 386,8 cm.

b = Ancho del patín de la viga = 170 cm.

b'= Alma de la viga = 40 cm.

t = Espesor de la losa de trfico = 18 cm.

f's = Resistencia del Acero = 17500 kg/cm

f'c = Resistencia del ( Hormigón = 350.kg/C-M2,9
¡2 = As = L5,21i2

':-a	 (17o)(386,8)	
0 9 00242

fsu = f's(i - O,5.f44) = 1644 1,25 kg/cm

Comprobamos espesor de la placa con :. 1 94 r.f	 61,56 cm.
f'c

Como el espesor 61,56 cm, es mayor que 18 cm. aplicamos:

M áltimo	 ar.fsu ed( 1 -0 9 59bT.T.7 ' c )+0985fle(b~b#)t(d-0,5t]

En. donde:	 oí = 0,90

Asr = As Asf

Asf = 08f 1 c(b.-b')t = 42,34 cm
fbSU

Asr = 159,12	 42934 - 116,78 crn

Aplicando la f6rmuia,tenemos: M iltirno = 9493,00 ton.m.

Como el momento último es mayor que el momento factor limite,

estamos en condiciones de seguridad en lo que respecta a. la

ruptura de la viga por insuficiencia de hormig6n o acero.

Gomprobaci6n_4]	 acero de Preesfuerzo.

Usamos la siguiente fórmula:	 ` 0934

Aplicando la fórmula obtenemos el valor de 0,35 que es ligera-

mente  al valor iímlte,pero que es aceptado.



181

Comprobaci6n del Esfuerzo Cortante..-

Es suficiente realizar la comprobación del Esfuerzo Cor-

tante en las secciones que distan. del apoyo una distancia igu-

al a la altura de la viga y una igual a L/4.

.- Cortantes Debido a los Diafragas.

	

T	 .i/T

6	 14.60 'SI. p	 ,	 •	 L4

I1
.	 . . :I:.	 .................	 .	 .

L

Cortante en la sección h = 49 00 m.	 V = 4,22 ton.

Cortante en la secci6n:L/4	 18,25 .:: V	 2,11 ton.

- Cort a n, ^tesDebido  ala . Carga Muerta.

¿- 73.00------------- _	 --	 - .

En el Apoyo : V=	 =	 X . 7	 213,8 tan.2
En la secci6n h	 490 m. y = 190,37 ton.

En la sección LA
	

y = 106,90 ton.

-. Çça2	 bi4q a la Carga Viva.

Se coloca el tren de carga en la secci6n en que se desea cal .-
(	 -

cular el cortante*.
.	 ................	 --.----	 -.,-----.--

h = ,O m.	 .

P=2,295ton,	
.	 .

P .= 9..180 ton.	 .	
.

V = 17,63 ton

Para L/L. tenernos:	 _____	 fJ
v.= 15,02 ton.	 . 4± _

L_[
1



Sen
0,2969

0,2647

.0,2283

0,y 1858

0,.1t480
0,1008
0, 1563
0,0483

F(ton)
91,698
91,698
1379,55
137,55
137,55
137,55
137,55
137,55

Fd(ton)
27,22
24927
31,40
25956
20,36
13,86
21_,.50
6,64
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Los Esfuerzos Cortantes definitivos son:

En la sección h = 4,0 ni.

Cortante por carga muerta = 194,59 ton.

Cortante por carga viva	 = 17,630 ton.

En la secci6n L/L4. = 18,25 ni,

Cortante por carga muerta = 109,01 ton.

Cortante por carga viva 	 = 15,020 ton.

- Fuerza tomada por los Cables.

Los cables que se han relevado disminuyen el esfuerzo

te de diseflo,es por esto,que se encuentra las diferentes fu-

erzas que toman los cabies,usando las siguientes f5rrnulas:

Para la Sección h = 4, 0 ni.

Cables	 b(m)	 a(m) c(rn)

	

13-14	 11900 3,42 11,52

	

15-16	 119,00 3,02	 11341
20-. 17 .-18	 11,00 2,58 11,30
21-22-19 11 9 00 2,08 11920
26-23-24 11,00 1 9 65 11912
27-28 .-.25 11 9 00 1 9 12 11906
32-29-30 4,550 0972	 k,61

33-3k-31 k,550 1 0.922	 4,55

F  = P seno<'

sen c	 a/c

tan. o' :: a/b
F = Fuerza de pretena i6n.

L 170

y •
7c&)

137155 43j,64

1:7 9 55 ¿+4,39

88,03

Para la secci6n LA =H8,25 ni.

[Cables	 () ci)	 (t (i	 J(& O(

4[-5-6	 L11 90,0 3,68 11 9 60 093173
7~8~9	 11,00 3,75 11 9 62 093227

- Fuerza de Corte Límite.

Esta fuerza viene dada por: 1,5 Vcm.+ 2,5 Vcv.

Para la sección h = 4 ,0 ni. Vlm= 335,96 ton.

Para la sección L/4 =18,25 ni. Vlírn = 201,07 ton. .
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Fuerza Cortante de Diseño.

Para la sección h = 4> 0 rn. Vd = 335,96	 170,81 = 165, 1 5 ton..

Para la secc6n L = 18,25 m. Vd = 201 9 07-88903 = 1131 04 ton..

Para la comprobación de los esfuerzos cortantes principales -

y secundarios,se torna el cortante: 'Id = 165,15 ton.

Cále,ulo del Esfuerzo Cortante Pri..

Tj
m

£

Hallamos el momento estático(q) con-respecto . al c.d.g. de la

vga:	 Q .. 09567 + 0,62.16 + 0914967	 1933827 rn

Inercia = k,09 ini.

Z =	 = 3,059 m.
Vdt = Esfuerzo Cortante Principal =	 ... ...zo

. t = i5 ' L-... = 1 3,50 kg/crn
(39059YOY4)

Cortante en laCabeza (SuJ?erlorde la Vi'a

Q = 09567 + 0,194 + 0,14967 = 099107 m

-	 09
z - 0,9107 - k, m.
.t supo = 9,175 kg/cm

Qtanteenla Cabeza, Inf erior de la Vi.
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Q. = 0,5721 + 0 9 149 + 0,193	 O,9141 rn

Z =	 = 41479 ni.
0,9141

t mf. =	 = 9,22 kg/cm
(41479)(0,4)

Comprobaci6n de! Esfuerzo Cortajj- Se comprueba mediante la

fórmula: O =t + !TL'	
t u_p.

 4--

e	 2
F	 4

1,7 2

9.00*kg/cm 2,

22-17-5 = 9,00 kg/cm^*
2

Las normas especifican un cortante máximo admisible en el hor-

rnig5n igual a 0,03 f'c.,o sea, (0, 03)(350) = 10,5 kg/cm

Como el cortante calculado es menor que el cortante admisible,

estamos asegurados para el cortante,no necesit ándose armadura

de refuerzo;pese a esta situaci6n,se debe colocar el refuerzo

mínimo especificado según las normas por efecto de construcci-

ón,tomando una cuantía (= 0,002.

La armadura necesaria sera 	 0,002 x b x a.

8 = espaciamiento de estribos,igual a 20 cm.

b, = ancho del alma = L

As = 0,002 x ¿+0 x 20 = 1,6 cm, co1ocndo estribos 1 0 11+

Debido al gran canto de viga que se tiene,se coloca Armadura

de Piel cada 20 cm, usando para ello 0 16

Cálculo de las Deflexion.es.

En puentes compuestos por vigas rectas,Camber indica-

que  hay que chequear las defiexiones que se producen,indicn-

do que se produce una deflexi6n hacia abajo por efecto del pe-

so propio y carga viva;en cambio,que la fuerza de pretensión.

. produce una deflexión hacia arriba.

Hay que sefialar que este tipo de deflexiones se producen . tan-

to en los cables como en el hormigón,debido a la retracción

Q =

y fluencia de los mismos.
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Defiexi6n 
pQ8 8 Car

&a Muerta.

Se calcula usando la siguiente frmu1a:

185

L= 54 _w 

38k E 1

W = 58,576 kg/cm.	 8

L = 73,0 m.

lof'c : 350 kg/cm

E = 126000 + 500 f'c = 301000 kg/cm

1 = k,09 rn.

Aplicando la frrnula,tenernos A= 17,58 cm. hacia abajo.

	

Def1xi6n Q 8r argaMuerta,	 8

Con el objeto de encontrar la verdadera deflexin,a la viga

la cargamos con el digrama de momentos debido a la carga.
73	 7.3	 73	 7.	 7.3------.- .	 - .	 - 8 8	 8288..8 888 8	 8 	 _ 	 . -

A	 o.it	 L2eL

	

0.3L	 O'L

A(L/2 x)
ton..m	 8

11+400,82
23262,25
9010,30

30178,20
44409740
23817,145
15019530
9065,690'

769550
115783,5

Sección	 Dimensiones	 Area ' x	 L/2 88 x

m 	 ten x me	 ton.rn'	 ni.	 ni.

(095)(7,3)( 1 24 9 72) L55,29 ¿,87O 31,63

II (7 9 3)(124972) 919 9 46 10995 25955
111_ ( 0 ,5)(7,3)(1 01 ,80 ) 37 1 ,57 12917 24,33
IV	 (7,3)(226,52) 1653 9 6 18 125 18925
V	 (095)(713)(71,440) 260,76 19917 17903
VI	 (7,3)(297,96) 2175 9 1 2,55 10,95
VII	 (Oy5)(7,3)(421,280) 154932 26 1 77	 9,73
VIII	 (7,3)(340,2k) 2483,7 ' 32,85	 3,65
ix	 (0,5)(7,3)(8,6390)	 31,5 34,,07	 2943

849694
Area x L/2 = 8496,I+ x 36,5 = 3 1 01179, 1 4 ton.zn

Deflex&i = 310 1 1 	 8857822 Z
E. 1

A=1,58 cm. hacia abajo.
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De f1exin por fuerza, de Pretensi6n:.

Consideramos un diagrama de momentos debido a la fuerza final

de pr etensin que producen los cables en cada secci5n.

ecc;I;; ------- #cables	 Final
ton.	 ton.m.

Apoyo	 091534	 22	 1008968	 151+,730
0 9 1 L	 1 9 5110	 25	 1146,23	 1731,95

0,2L	 1,5000	31	 1421,32	 2131,98
093 L	 1,7080	 34	 1558,87	 2662955

0,'4 L	 1,8800	 34	 1558987	 2930968

0,5 L 	 198800'-L-----31	 • 1558,87	 2930968

Obteniendo el siguiente diagrama de Momentos:

7.3	 ?•3	 7.3	 7.3 ______ 73

ci

A	 .	 . 2L	 O3L	 c.L	 rL
)5f7d	

::- -

Secci6n. Dimensiones 	 Area.	 x	 - x A(L/2 x)
mx ton x m,	 ton.n?.	 m*	 m.	 ton.m

1	 (7,3)(15k,73)	 1129,530 3,650 32,85 37105,06

II	 (0,'5)(7,3)(1577,22) 575-6,860 L,870 31,63 182089,7

III (793)(1713,27)-	 12506,87 10995 25955 319550,5

iv	 (0,5)(7,3)( i 18,7 1 0) 1528 1 290 12 9 17 24,33 37183,30
V	 (7,3)(2131,98)	 15563,45 18,25 18 9 25 28k032,9

_VI	 (0,5)(7,3)(530,57 0) 1 9369580 19917 17903 32979996
VII (7,3)(2662,55)	 194361,61 25955 10995 21.28301,9
VIII (0,5)(7,3)(268,130) 978 9 6700 26,77	 9 9 .73 9522,5
IX__ (793)(29309,68)	 21393,96 32,85	 3,65 78088,00

80230,82 	 .	 1.19338297

Area x 1/2 = 8 0230 ,82 x 36,5 = 2928424,9 ton.nr

DeflexiÓn =

	

29284212_2_—~ 	 14,08 cm. hacia arriba..
LI.

Resumen de defiexiones.

Carga Muerta . cables = 17,58 - 14,08	 3,5 cm, hacia abajO

Carga Muerta + Carga Viva Cables = 5,08 cm. hacia abajo.
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Segin las normas la deflexión mxirna es: -L800 ,es decir el

valor de 9,13 cn.;Como la defiexión calculada es menor que

la deflexión. dada por la norma,estarnos en condición dei se-

guridad en lo que respecta a la defiexión de la viga.

Refuerzo en1aSuperficie queaoi los conos de anclJ.

Con el incremento dado a la sección. de la viga al lle-

gar al lugar de ubicaci6n de los conos de anciaj,s e garan

tiza la seguridad de los conos de anciaje;a pesar de ello,se

ha disminuído,ai llegar al extremo,ia distancia de colocaci-

6n de los estribos respectivos,a.segurndonos definitivamente

que los conos de anclaje no sufran esfuerzos posteriores,

Características del Cono FrWs,sinet.

En el proceso de pre tensi6n se usarán conos de anclaje -

tipo Freysslnet,los cuales presentan las siguientes caracte-

rísticas importantes:

Ç9no Hembra.
Diámetro exterior = 12 cm.
Diámetro interior = 6,2 cm.
Pendiente del cono = 148
Altura	 = 12 cm.
Peso	 =.. ¿Lf kg.

Cono Macho.
Diimetro exterior = 5,9 cm.
Tubo central	 = 2 cm.

Siema de Anclaje Freyssinet.

Tendremos presente las consideraciones presentes:

1 • El coito hembra es un bloque cilíndrico de hormig6n de al-

ta resistencia provista de un agujero cónico central de -

pendiente 1:8 aproximadamente,y que lleva interiormente -

un zuncho de pequeño paso de acero duro de alta resisten,-

cia,y exteriormente un zuncho de acero dulce en capas Múl-

tiples y de sección cuatro o cinco y eces mayor que la del

zuncho. interior.
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2. El cono macho concnt rico con el cono hembra y de menor

metro que este úitjmo,dirnerisioriado de manera q ue quede la -

holgura necesaria para que los hilos del cable puedan ser -

colocados entre ambos;ei cono macho està  taladrado axiairnen-

te por un ducto que sirve para las inyecciones delmortero -

cemento-arena.

El proceso de anclaje de los cables es el siguiente:

Una vez colocado el cono hembra en la viga . e introducido el

cable en el ducto,tomarnos los hilos del cable y los tensamos

mediante un gato hidráulico*

- Cuando todos los hilos del cable están tensados colocamos el

cono mcho,que mantiene la tensión debido a que se produce

rozamiento entre los conos y los hilos del cable tensados.

Diagrama de Anclaje 	 eyssinet,

LT'	 -	 •	 . r' •	 . .
----- --	 (	 -	 To b

--- ----------------- ------	 Lo	 --	 -	 '	 - :--	 • ---- -	 -	 ll\L
(iMOlk-TbptZLTC. 0

	Cç,	 N Hc	 2	 LJL	 -____-----i
]	 ?L 0,5

CC +EN T\
tT)-	 - .	 -- -.	 T--- •	 L	 )

c. Diseño del Muro Estribo.

Las funciones que cumple este muro son las mismas que

las enunciadas ya anteriormente;este muro sustentará las vigas

y será de tipo Cantiiiver,debido a su gran altura.

Datos:
Carga' total = P = 236,78 kg/cm.
f'c	 210 kg/cm

	

Carga Admisible del terreno	 8 kg /cm
Coeficiente -de Pankine = k = 0,33
Peso del relleno = 1,8 ton/rn
Peso del hormigón = 2,4 ton/m
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Sección Transversal.

o. 3

1	
-51

-•-	 -••--	 ----'

La presi8n ejercida por el terreno es: Pa =

Pa =	 1910 ton/m.

Determinarnos Momentos con respecto al Punto A.

Fuerza	 Intensidad	 Di s tincia	 Momento

	

.	 ton.	 m.	 ton.rn.

_J_	 195,2	 -4 00	 76-2-800
2,O_

I1 	 5QI+	 3,80_	 191 52
,.7_Q__

_v_vi	 0.80	 7 1 C)
_VL	 6, 10

R	 23---	 ___3,80
Pa	 19,0	 2,67

Cv 3

Posición de la resultante de las fuerzas:

x_a&_1:3!:i4	 3°6rn- Cv - 350,4y - ,;
La resultante se encuentra dentro del tercio medio.

Excentricidad de la resultante = 4,0	 3,96	 0,04 m..

Los esfuerzos de trabajo se calculan mediante la fórmula:
Fv + 6.e. Fv-. A	 b.B

T 3 50 2 46 ( 1 + 6XQ04)
A— (8,0)(1)	 810

5,68
46,12

8999-7 6

M 1387,4

y A = 45 9 12 ton/&.

Diar 	 dereaccin.

1 LJ

TB = 42,5 ton/m

çi-c = 43,56 tonAn2

TD = 42,75 ton/m
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Diseño del Vol

Tomamos Momentos con respecto al punto C del diagrama de reac-

ci6n y tenernos: M =	 46,2 ton.rn.

Cornprobaci6n del canto mínimo.-

Md = 73,92 ton.m.

b = 100 cm.	 d = i,77f	 ¿1

f c d = 140 kg/cm

Adoptarnosuna altura en el extremo del voladizo de 50 cm.

- Ciculo del Momento reducido:

ud =	 Md.	 0,06
b.df cd

Entrando en la tabla universal con el valor de ud se determi

na el valor de 0= 0,063 y la cantidad de armadura e:

As = .b.d.fcd	 38,9 cm' Adoptando 8 0 25 a 15 cm•.
fsd

Diseño del Voladizo Derecho.

Tornarnos momentos con respecto al punto D del diagrama de racci-

ón y tenemos: M = - 21+,51 ton.rn.

= COlflprObacin del Canto Mínimo.-

Md = 39, 22 ton.m.

UM d
b = 100 cm.	 d	 1,77	 2916 cm.

fsd 2087 kg/cm

Adoptamos una altura en el extremo del voladizo de 50 cm.

Cálculo del momento reducido:

ud = Md	 = 0903
. b.dfcd

Entrando en la tabla universal con el valor de ud,se deter-

mina,	= 0,03 1 , y la cantidad de armadura es:

As	 b o d, o 	 1 99 1 3 cm Adoptando 6 0 20 a 20 cm.
fsd

Diseño de la Pantalla, VertIcal.

Esta pantalla se la diseña como si se tratara de una losa ver~

tical,procediendo a dividir la misma en varias posiciones con
 '

-

el fin de calcular la armadura necesaria.
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Valores de h	 Valores de b
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Las mismas fórmulas expresadas anteriormeite se aplican.

Pos l*ci6n b	 H	 H 	 M	 h	 d	 As . 0 No.
Y??.	 )V	 fl'2	 7o). 

1	 0,36 0,33 0,110 0 9 007 3 9 0:0 2 9 92 0,602 20 1—	
2	 1,451,133 1 9 769 D,430,28 3,2Y	 ió^Ó T--

3	 2,5L 2,33 5,430 2 1 300 3,57 3,19 9,620 20 1
3963 3,33 1 1, 10	 3-978 1,670 20 1
k,72 L.,3) 18,7	 1L.,75 _41 -J -4---4-3-0- 6 3,420 20 i

---e	 , 8 2 5, 33 8 , 4 1	 5 4,i:L3	 35 5 , 95o_	 2
?___ &9L ,33_ 4kQL ML	 9359 20,— J-
8 	 8,00 7,33 53,73 71,64 5,00 4,92 13970 20 5

El espaciamiento de las varillas será de 15 cm.

Se debe hacer llegar varillas hasta la primera posici6n por ra

zones constructivas;.

Ar madura dePe parti c i ón . •

Refuerzo Horizontal 0,002 x 28000 56,0 cm

Refuerzo Vertical	 = 0,0012 x 28000 = 33,6 crn

. La armadura se la coloca tanto en la cara interior como en la

cara. exterior.

ÇRefuerzo Horizontal = 28,0 cm 11+ Ø 16
Cara Interior

[Refuerzo Vertical = suficiente el calculado.

Refuerzo tTorizontal = 28 cm 14 Ø 16
Cara Exteriorl

LRefuerzo Vertical = 33,6 cm 17 0 16

OBSERVACIONES:

- Los diseños efectuados anteriormente para la losa de vereda,

columna de pasama.nos,y otros detalles constructivos se con..

sideran corno válidos para este diseño del puente.

- El ciculo de armaduras y demás materiales para el muro e-

tribo se lo ha efectuado para un metro de muro.

Tambin se acepta el diseño anterior del muro aleta.
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3.L4 . Análisis deCerchas.

Funciones.- La func6n Principal de la cercha es la de

servir como sustentaci6n de las estructuras principales

en la construcción del puente.Debido,a que en este sector exis-

te cantidad y calida d de iradera,el diseño se lo realiza con es-

tructura de madera.

1. Diseño de la Cercha para el Puente de Homip

La estructura principal es el arco;se calçulan los eiernen

tos de la cercha para un arco triarticuiado,o sea,un arco

isostft i camente determinado.

..

	 Análisis de Esfuerzos.

Carga que actúa es igual a: 0,675 ton/m.

Cara concentrada en ca da nudo superior = 1,22 ton.

Debido a que se puede calcular los diferentes miembros que

componen el sr co por medio de procesos analiticos,basándose

en los principios isostfticos,analizarnos nudo por nudo,obte-

niendo como resultado los siguientes valores de los esfuer-

zos,sean de tracci6n o de compresi6n.

Tomando momentos con respecto al punto O podemos determinar

la Ieacci5n Vertical. Py = 21,4 ton.

Tomando momentos con respecto al centro de luz de la cercha

obtenemos la Reacci5n Horizontal. Px = 31,7 ton.

Los valores de los diferentes Angulos que intervienen en el

cálculo de los esfuerzos fueron gráficamente hallados,
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Secci6n Secci6nMiembro Tipo de
Esfuerzo

o- 1
o -2
1 -2
1-3
2 -3
2-4
3-5
3 -1+
4-5
4-6
5-7
5-6
6-7
6-8
7-9
7-8
8-9
8 -10
9 - 10
9 - 11
10 - 11
10 -112
11 - 12
11 - 13
12 - 13
12 - 14
13 - 14
13 - 15
14 - 15
14 - 16
15 -. 17
15 - 16
16 - 17
16 - 18
17 - 18
17 - 19
18 - 19
18 - 20
19 - 20
19 - 21
20 - 21
20 - 22
21 - 22
21 - 23
22 - 23
22 - 24
23 - 24
23 - 25
24 - 25
24 - 26
95-, 26
25 - 27
26 - 27
26 - 28

Magnitud
Esfuerzo

kg.
3040,0
36650,0

2430,0
2430,0
6080,0

34410,0
6810,0
4500,0
4250,0

30500,0
9110,0
3140,0
3310,0

27560,0
7300,0
2210,0
2000,0

29210,0
119090
6400,0
1290,0

30270,0
447030
24509.0
48L0,0

34240,0
3840,0

690,0
4530,0

378309.0
5470,0'
5850,0
-18509'o

38090,0
250,0

5070' 
y 
0

1670,0
372409,0

220,0
46309,0
11.90,0

36490,0
460,0

4070,G
480,0

36090,0
820,0

45309,0
1430,0

35800,0
250,0

4290,0
2620,0

34670,0

Longitud
Miembro.

nl.
2,25
2,20
2,25
2,00
2,25
2,00
2,00
2,25
2,25
1985
2,00
2,25
2,25
2,00
2,00
2,25
2,25
1985
2,25
2,00 1

2,25
2,00
2,25
2,00
2,25
1385
2,25
2,00
2,25
2,00
2,00
2,25
2,25
1,85
2,25
2,00
2,25
2,00
2,25
2900
2,25
2,00
2,25
2,00
2,25
2,00
2,25
2,00
2,25
1985
2,25
2,90
2,25
2,00

hallada
Cnl.

7,6
91,6

6,08
6,08
15,2
86,0
17,0
1 1 ,3
10,6
76,2
22,8
7,85
8,28
68,9
18,2
5,53
5,00
73,0
3.900
1690
3,23
75,7
1 1 ,2
6,13
12,1
85,6
9,6
1,7

11,.3
94,6
1397
1,6
4,63
95,3
0,63
12,7
4,y 18
9391
0,6

11,6
3,73
9192
1915-
10,2
1,2

90,2
2,05
1 1 ,3
3,58
89,5
0963
10,7
6,55

88,7 O

Escogida*
cm x cm.
10 x 10
15 x 15
1•0 x 10
10 x •10
10 x 10
15 x 15
10 x 10
10 x 10
10 x 10
15 x 15
10 x 10
10 x 10
10 x 10
15 x 1.5
10 x 10
101 10
10 x 10
15 x 15
10 x 10
10 x 10
10x 10
15 x 15
10 x 10
10 x 0>:
10 x la
15 x'15
10 x 10
10 x lO••
10 x 10
15 x 15
10 x 10
lo x 10
10 x 10
15 x 15
10'x 10
10 x 10
10 x 10.
15 x 15
10 x 10
10' x 10
10 x 10
15 x 15
10 x 10
10 x 10
10 x 10
15 x 15
10 x 10
10 x 10
10 x 10
15 x 15
10 x 10
10 x 10
10 x 10
15 x 15
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1 9i

27 - 28
	

440,0
	

2,25
	

1,10
	 10 x 10

27	 29
	

1540,0
	

2,00
	

3,85
	 10 x 10

28 - 29
	

1090,0
	

2,25
	

2,73
	 10 x 10

28 - 30
	

33761,990
	

1985
	

84,4
	 15 x 15

29 - 30
	

310,0
	

2,25
	

0,78
	 10 x 10

29 - 31
	

1380,0
	

2,00 :5,45
	 10 x 10

30 - 31
	

840,0
	

2,25
	

2,10
	 10 x 10

30	 32
	

33500,0
	

1 ,85
	

83,8
	 15 x 15

31	 32
	

560,0
	

2,25
	

1,4
	 10 x, 10

31 - 33
	

1380,0
	

2,00
	

3,15
	 10 x 10

32	 33
	

660,0
	

2,25
	

1 965
	 10 x 10

32 - 34
	

34050,0
	

2,00
	

85,1
	 15 x 15

33 - 34
	

2100,0
	

2,25
	

5,25
	 10 x 10

33 - 35
	

2580,0
	

2,00
	

6,45
	 10 x 10

34 - 35
	

i610,0
	

2,25
	

4,903
	 10 x 10•

34 - 36
	

3422090
	

2,00
	

85,6
	

15 x 15

Se indica a continuaci6n el proceso que se ha seguido para ob-

tener los valores anotados en la tabla anterior:

- Una vez determinados los esfuerzos, se procede a calcular la

secci6n neta mediante la f6rmula: A = 9 ; siendo P el esfuer-

zo en cada miem.bro y c la resistencia a la compresión de la

madera,que en este caso tomamos igual a 400 kg/cm.
- Para la elecci6n de las secciones comerciales de cada miembro

se ha tornado en consideración el de escoger secciones simila-

res,a pesar de que no cumplen., con el área requerida,por faci-

lidad de construcción.

Cálculo de Pernos.

En cada nudo colocaremos una placa de hierro de espesor 2 m.o

necesitando para que se una con los miembros de la madera de-

terminar el n'umero de remaches que se necesitan;el procedim-

ento para esta determinaci6n es el siguiente..

1. Usaremos pernos cuyo esfuerzo de corte es de 800 kg/cm,con

lo cual se halla el área de corte requerida: Ac =

29 Teniendo el área de corte y el área de cada perno,hallarnos

el nero de pernos necesarios,para luego determinar la car-

ga en cada perno,dividien!do la carga total para el nero -

de pernos determinado.

3. Teniendo la carga en cada perno,haliamos su rea de corte,

y medIante: Ac = e.d,hallamos la distancia entre peros.
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Miembro Magnitud
Esfuerzo

	Área	 Nó. Carga
perno pern perno

c 2m	 •kg
o- 1
0-2
1-2
1-3
2-3
2-4
3-. 5
3 4
4-514-6
5-7
5-6
6-7
6-8
7-9
7-8
8-9
8 - 10
9 - 10
9 - 11
10- 11
10-O 12
11- 12
11- 13
12- 13
12- 14
13- 14
13- 15
1 4- 15
1	 16
15- 17
15- 16
16- 17
16- 18
17- 18
i7- 19
18- 19
18- 20
19- 20
19- 21
20- 21
20- 22
21- 22
21-23
22- 23
22- 24
23- 24
23- 25
24- 25
24-26
25- 26
25- 27
26- 27
26- 28

kg
30I0,0
36650,0
2430,0
2430,0
60801,0

31+410,0
6810,0
4500,0
4250,0

30500,0
9110,0
3140,0
3310,0

27560,0
73,0090
2210,0
2000,0

29210,0
119090
6400,0
1290,0

3027090
4470,0
2450,0
4840,0

34240,0
3840,0
690,0

4530,0
37330,0

5470,0
5850,0
1850,0

38090,0
250,0

5070,0
1670'90

37240`90
220,0

4630,0
1490,0

36490,0
¿60,0

4070,0
480,0

36090110
820,0

4530,0
1430,0

35800,0
250,0

4290,0
2620,0

34670,0

Ar ea

,Corte

cm

3,780
45,8
3,04
3,04
7,60
4390
8,52
5,63
5,32
38,1,
1 1 ,4
3,93
4914
3495
9,13
2,77
2,50
36,5

1,5
8,0
1,6

37,8
5,59
3,07
6,05
42,8
4,8.

0,87
5,65
4793
6,84
7,32
2,32
'+7,6
0932
.6,34
2,09
461,6
0,3
5,8
19,9

45,6
0,58
5,09
0,60
45 ,1
1 903
5,67
1,79
44,8
0932
5,37
3,330
4493

0 perno

Puig.
5/8
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8.
5/8
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8)
5/8)
7/8
5/8
5/8
5,r o
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5,(o
5/8
7/8

1998
3,,88
1998
11,98
1 998
3,88
1998
1 v98
1998
3,88
1998
1998
1998
3,88
1,98
1,98
1 *98
3,88
1,98
1998
1,98
3,88
1,98
1,98
1998
3,88
19.98
1 998
1,98
3,88
1,98
1,98
11,98
39.88
1,98
1,98
1,98
3,88
1,98
1,98
1 , 98
3,88
1 ,..98
1998
1 ,98
3,88
1 ,98
1 ,98
1998
3,88
1,98
1998
1 ,98
3,88

2	 1520,0
12 3054,2
2	 1215,0
2
	

1215,0
14.
	

1520,0
12 2867,5

1	 1702,0
2 2250,0
2
	

21259-0
10 3050,0
6
	

1518,0
2
	

1570,0
2
	

1655,0

9
	

3062,0
5
	

114.60,0
2
	

1105,0
2
	

100090
9 3245,6
2
	

595,0
4
	

160090
2
	

645,0
9 3363,3
2 2235,0
2
	

1225,0
2 2420,0
10 3424,0
2
	

1920,0
2
2 2265,0
10 3783,0
2 2735,0
2 2925,0
2
	

925,0
10 3809,0
2
2 2535,0
2
10 3724,0
2
2
	

2615,0
2
10 3646,0
2
2 2035,0
2
10 3609,0
2
2
	

2265,0
2
10 3580,0
2
2
	

2145,0
2
	

1 3 1 0 , .0
8 4333,8

cm.

2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,0
2,1
2,0
2,0
2,0
2,1
2,0
2 , .0
2,0
2,2
29.0
2,0
2,0
2,14.
2,0
2,0
2,.0
2,4
2,0
2,0
2,0
2,3
21,0
2,0
2,0
2,3
2,.0
2,0
2,0
2,2
2,0
2,0
2,0
2,1
2,0
2,0
2,0
2,7

195

Distancia

entre per.



Continuación de la tabla:
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5/8
5/8
5,(o
7/8
5/8
5/8
5/8
718
5/8
5/8
5/8
7/8
5/8
5/8
7/8
5/8

27- 28
27^1 29
28- 29
28- 30
29- 30-
29- 31
30 -» 31
30 .- 32
31- 32
31- 33
32,~ 33
32- 314.

33- 34
33~— 35
3k-' 36
3k- 35

1
 440
540

1090
33760,

310
1380

8/-.0
33500

560
1380
660

314.050
2100
2580

3k220
1610

0 9 55
1 , 93
1 9 37
42.92
0,36
1,73
1 ,05
41,,9
0,70
1973
0 , 83
42 9 6
2,63
3,23
14.2,8
2,02

1 , 98
1 , 98
1 9 98
3,88
1 , 98
1998
1 ,98
39,88
1 9 98
1 ,98
1998
3,88
.1198
1 , 98
3,88
1 9 98

2,0
2,0
2,0

¿220,0 2,7
2,0
2,0
2,0J 187,5 2,6
2,0

.	 2,0
2,0

¡256,3 2,7
105090 : 290
29O,0 2,0

k277,5 2,7
2,0

2 . Diseñodela Cercha 2ara el Puente de horrni6i Preesfor zado .

La estructura principal son las vigas posterisadas,en las cua-

les está incluido el tableró;por tanto,se diseña la cercha pa

ra que soporte estas estructuras.Se trata de una armadura ti

pG; Pratt de madera,de cuerdas paralelas,para un claro de 73

rnetros;la separación de las armaduras es de 3,65 rn e de centro

a centro,y tenemos la actuación de dos tipos de carga:

una carga concentrada en. cada nudo de 1097 tono

la, carga respectiva de los diafragmas,

1
'411:	 j10.7	

Ib0	 t''	
J10.7	 J?1.?	 JIO. 	jioi	 IIÓ.) 	 j.71 	 I D.? 	 :o:i	 jii.i	 Fo..i 	jio.i	 j,10.7	 1641 7.

14	 C	 41 	1	 T	 -4	 L	 Jf	 )	 -P	 tD 	D,	 T	 U
'	 Q	 wi	 )	 O	 p	q	 r	 -(

1 íli  ----.--ETQPO5	 73.oO.

Con. las cargas anteriormente sefialadas se calculan las reac-
ciones y erticales,las cuales valen: Ry = 110911 ton.
Por tratarse de una estructura isosttica,se procede a calcu-
lar los diferentes esfuerzos analíticamente,t omaido nudo a
nudo;este calculo esté resu mido a continuación.Igual proceso
se efectúa para el c1cuio de la sección comerc.i. al .
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Cuadro de valores de Esfuerzos 	 secciones.

longitud Sección Secci6n

ab
Aa
Ab
AB
Bb
be
Bc
BC

. Cc
cd
Cd
C.D
Dd.
de
De
DE
Ee
ef
Ef
EF
Ff
fg
Fg.
FG.
Gg
gh.
Gh
GH
Hh
hi
11:1
Hl
Ii
ij
Ii
IT
ji
jk
Jk
JK
Kk

Sin es f.
C
T
C

T
T
C
c
T

C.
C
T
T
C
C
T
T
C.
c
T
T
C
C
T
T
C
C
T
T
C
a
T
T
C
C
T
T
C
a

110,11
140,13
93,19

103,70
93,19

134.434
182,53
99,41

182,53
119,92
262,28
88,74

262,28
105,46
332,41
78,04

332,41
89,57

391,97
66,28

391 ,97
75,11

441,92
55,60

441,92
60,68

482,45
44,90

482,45
46,22

513,19
34920

513,19
30,32

533,35
22,44

533,35
15,86

543990
10,70

miembro.
m.

3,965
49-90
4,93
3,65
4900--
3,65
4993
3,65
4,00
3,65
4,93
3,65
4 900
3,965
4993
3.965
4,00
3,65
4,93
3,65
4,00
3,65
4,93
3,65
4,00
3,65
4,93
3,65
4,00
31,65
4,93
3,65
4,00
3,65
4,93
3,65
4,00
3,65
4,93
3,65
4,00

hallada
cnt.

220,22
280,26
186,38
207,40
186,38
268,68
365,06
198,82
365,06
239,84
524,56
177,5 O
524,56
210,92
6641,82
156,08
664,82
179,14
783,94
132,56
783,94
150,22
883,84
1 1 1 ,20
883,8/
121,36
964,990
89,80

964,90
92,44

1026,4
68,40

1026,4
60,64

1066,7
44,988

1066,7
31972

1087,2
21 ,40

Escogida.
cm x cm.
10 x 10
15 x 15
16 x 18
15 x 14
15 x 14
15 x 14
16 x 18
15 x 24
15 x 14
15 x 24
15 x 15
25 x 22
15 x 14
25 x 22
15 x 14
25 x 28
15 x 14
25 x 28
15 x 14
25 x 30 *
15 x 14
25 x 30'
15 x 14
30 x 30
10 x 15
30 x 30
10 x 15
30 x 35
10 x 10
30 x 35
101 10
30 x 35
10 x 10
30 x 35
1 0x 10
30 x 35
10 x 10
30'- x 35
10 x 10
30 x 35
10 x 10

MiembrO Tipo de Magnitud
Esfuerzo Esfuerzo

ton.

La resistencia a la cornpresi5n de la madera adoptada para los

valores de la tabla escrita es de 500 kg/cm

Çku p de pernos.

El procedimiento seguido parra calcular el número de remaches

que se necesitan en cada nudo para unir los rnembros,es sim-

lar al efectuado para el caso anterior.
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Miembro Magnitud

Esfuerzo

tan.

Ab
Aa
Ab
AB
Bb
bc:
Bc
BC
Cc
cd
Cd
CD
Dd
de
De
DE
Ee
cf
Ef
EF
Ff
fg
Fg
FG
Gg
gh
Gh
GR
Hh
hi
Hl
Hl
II
ij
Ii
Ij
ji
jk
Jk
JK
Kk

0 perno Area No.

110,11
140 913
93919

103,70
93919

134934
182,53

99,L.1
182,53
119992
262,28
88,7/

262,28
105,46
3329 42

78,
332,k2
89,57

391997
66,28

3919,97
75,11

441 992
55,60

441 992
60,68

4829 45
14,90

i+82,k5
46922

513,19
31+,20

513,19
30,32

533,35
22944

533,935
15,86

51+3,90
10,70

Area

Corte
L

CM.

137,6
175,2
116,1+
129,6
116,5-
1679,9
228,2
12k,2
228,2
11+9,9
327,i8_
110,9
327,8
13198
1+15,5
97,55
1+15,5
111,9
189,9
82,85
/+89,9
93,9

552.94
69,5

552,/+
75,9

603,1
56,1

603,1
57,8

641 ,5
42 ,98

641,95
37,9

6669,7
28,1

666,7
1998

679,9
1.3,1+

puig.

1+

13

13

1
1

if

7/8
11
7/8
i3-
3/1k

pern.

w2.

5,07
5,07
5,07
5,07
5,07
5,07
5,07
7,61
5,07
7,61
5907
7,61
5,07
7,61
5,07
7,61
5,907
7,61
5,07
7,61
59,07
7,61
5,907
7,61
5,07
7,61
5,07
7,61
5,07
7,61
5,07
7,61
590-7
7,61
5,07
7,61
3,88
7,961
3,88
7,61
2,85

pern.

10

17
11
13
11
16
15
13
15
15
21
11
21
13
28
10
28
11
32
8
32
10.
36

7
36
8
40
6
40
6
1+2
1+
1+2
1+

1+1+
1+

1+1+
5
1+5
5

Carga

perno

kg.

7865,0
8212,9
8471118
7976,9
847198
8396,3
12169,0
76/+6,9
12169,0
799497
12/+90,0
8067,3.
12/+90,0
8112,3
1187198
7801+,0
11871,8
814297
122/+9,1
82859,0
122/+9,1
7511,0
12275,6
79/+2,9
12275,6
7585,0
12061,3
71+83,3
12061,3
7703,3
12218,8
8550,0
12218,8
7580,0
12121,6
5610,0
12121,6
3172,0
12087,0
21/+0,0

Distancia

entre pern.

cm.

5,0
5,0
5,2
5,3
5,0
5,3
5,2
7,6
49 8
7,6
5,0
7,8
5,0
7,8
5,0
7,1k
5,0
7/4.
5,1
7,6
5,2
7,6
k,7
7,6
5,0
7,6
497
7,5
4,7
7,5
/+. , 8
7-16
5,3
7,6
4t7
7,6
3,95
7,6
2,0
7,6
2,0
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CAPITULO IV

PRESUPUESTO

Contenido :

- Principales precios unitarios locales..

Análisis de precios unitarios para la elaborací6n de

morteros y hormigones.

- Análisis de Jornales y de precios unitarios.

-. Presupuesto detallado de cada diseño estructural*

a. Para diseño de puente con hormigón armado.

b. Para dseo de puente con horrnig&t preesforzado.

Equipos y Herramientas.

. Resumen de Costos Directos.

Costos Indirectos:

a. Costos de Operacin,Aiquiieres,Am ortizaciones y seguros.

b. Costos de Obra.

.-. Costo total del Proyecto-.-

a. Para diseño dé puente con horriig6n. armado.

b. Para diseño de puente con, hormigón preesforzado.

(
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Prin2a1e	 :Los Unitarios Loca-les.

Empleado
Ingeniero
Topógrafo
Secretario
Chofer

rabaja en: Sueldo Mensual
159000900
6. 000, oo
3.000,00
4*500YO0

Jornalero	 Trabaja en: Sueldo Mensual
Sobrestante	 .	 120,00
Albañil	 120,00
Peón:	 80,00
Carpintero	 120300
Cadenero	 100,00
Mecnico	 .	 '	 130,00
Fierrero	 ..	 .	 150900__

Materiales El precio es considerado en Obra.

Materiales	 Precio
Arena Fina	 350 c/m.
Grava:	..	 200 c/m.
Cemento gris	 120 c./saco
Diesel	 L.,2 c/gal.
Clavos	 1000,oc/qq
Tubo de 2! 	 43,3-c/m.
Agua Potable	 0,02 c/it.
1 0 10 de 6 ni* 40,0 c/var.
1 0 12 de 9 ni.. 103,oc/v•ar.
1 0 14 de 6 m. 108,oc/var.
1 0 14 de 12m. 206,oc/var,
1 0 16 de l2nt. 290,oc/var.
1 0 20 de l2in. 395,oc/var.

1 0 25 de 1 2. 51 5 ,oc/varo
1 0 32 de 12rn. 660,oc/var,
1 0 40 de 12m. 690,oc-/var.
Perno 0 1"	 4,0 c/'u
Perno 0 5/311	 •3,0 c/u
Cables Freyssin. 22,5 c/kg.

Materiales
Arena gruesa
Piedra
Supercemento
Gasolina
Dnamita
Tubo-de 311

- Chapa Metálica

1 0 12 de 6 rn.
. 1 0 12 de 12m.

1 0 14 de 	 ni.

1 0 16 de 9 ni.
1 0 20 de 9 m.
1 gí 25 de 9 ni.
1 0 32 de 9 ni.

. 1 0 LfO de 9 ni.
Perno 0 11"
Perno 0 7/811
Pernio 0 3
Anclaje

Precio
300 c/rn.
200 c/zn.
150 c/saco
6,0 c/gal.
8,o c/u
75, o dm.
85, 0 o/ni.
73,o c/var.
1 36, oc/var.
1 56,oc/var.
220, oc/var.

298 , oc/var.

390.Oc/var,
495,oc/var,
500,oc/var.
5,o c/u
3,5 c/u
2,5 c/u

. 1050,oc/pza
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Anlisi drecios unitarios para la elabora cilnde ¡norte~

rs y,- hormílones Cotopor metro çib4p.

Este análisis no incluye la mano de obra.

Concepto** 	Unidad Cantidad Pu.	 P total

Lechada= 1:0  	 Sucres sucres.

Cemento gris	 saco	 31,8	 12090	 3816,o
Agua	 •	 it.	 565,0	 1

TotalS/381 6,0.

Concepto:
	 Unidad 1 Cantidad

	
Pu.	 P total

Mortero = 1:2
	

Sucres	 sucres

Cemento	 sa c o	 16,5
	

120 9 0 	19809e

Arena fila.	 ma	 0,939
	

350,0	 32-8,65
Agua
	

it
	 211,0

Total _/2308,65

Concepto:
	 Unidad 1 Cantidad

	
Pu.	 P total

E. Cici6peol ;24	 sucres sucres.
Cemento	 saco	 3,9

	
120 1 0 J68,,

Arena gruesa	 0,225	 . 300,o 67,50
Grava	 m.	 0,150

	
200 9 0 90,00

Piedra	 nf.	 0,500	 200,o 100,0
Agua	 . It.	 63,c

Total /725,5

Cantidad

7,9
0,Lf 5
0.990
126,0

Cantidad

11 ,01

0,330

09198

19122

200,0

Concepto:	 Unidad

H. Simple 1:2:4
Cemento	 saco

.Arena gruesa	 m.

Grava	 ni.

Agua	 it.

Concepto :	 Unidad

H. Simple EspecIal

Supercemento	 saco

Arena gruesa	 .	 rn

Arená fina

Grava

Agua	 it.

Pu.	 P total
sucres sucre.
120,0 948,o
300,o 13590
200,o 180,e

Total_fl263,o

Pu. P t,talo

sucre. sucre.
150,o 165195
300,o	 99,00
350,0	 69,30
200 9 0 224,40
0 9 020 1 	 490,0

Total 5/ 204892
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Durad 6n Aproximada de la Obra : 10 meses.

a. DIAS O JORNALES NORMALES A PAGARSE

Fondo de reserva	 a meses de duración
12

Sobresueldos: 1/4 por meses de duración

b. TOTAL DE JORNALES PAGADOS
Dias no Trabajados:

Sábados y Domingos
Feriados
Vacaciones
Enfermedades
Dias de mal tiempo,

c. TOTAL DE DIAS NO TRABAJADOS

d. DIAS TRABAJADOS = a - c

e. INCREMENTO DEL SALARIO = b/d

! INCREMENTÓ POR APORTE PATRONAL

g. INCREMENTO TOTAL = e x f

JORNALES REALES:

21+1+ día 

75 , dias

319 días

48 días

9	 u

8
6	 ti

8
79 días

165

19 93

19 095

2,12

	

A = Albañil : g x 120,o + 8,4	 = 262,8 s/.
P = Peón	 : g x bq 0 o + 8,1+	 = 178 9 0 s/.
C = Carpintero: g x 120,0 + 8,L.	 262,8 s/.
E = Obrero Especializado = 300 9 00 s/. Sueldo fijo.
lA + IP = 440o8 9i'.

lA + 0,5P = 351,8 s/.
lA + 2P = 618,8 s/.

£recios  ILritarlos de Hormílone s ,

Pipo de Hormigón	 Ciciópeo	 Simple	 Simple Especial
1:2:1+ 	 1:2:k	 •

Material	 Unidad Pu.	 ?u C/m. s/. PuF/
1	 m.	 725.,5_1,O725,5/23 /0 1.26 3 o2 /o

Mano de obrJ1A + 2P 618.8	 q	 3?I.2& 188	 o 49fa,L	 g
Subtotal	 1	 5) io?,	 / / 75',o9

1% Desperdicios	 ic

Total-por m',,

S/

cq8.Z

	

.	
Ç43

	

5/.	 7



UNIDAD
m.

var.
var.

qq
'u.
'u.
'u.
M.

CANTIDAD
93308
k27
1263

k97,12
¿4.97,38
142,50
4920
17,0

P.UNIT,
1775,62
136,00
220 , 00

508 00

130,21
85,00
75,00
30,00

P TOTAL
165274,7
58072,00
277860,0
252536,9
614.763,85
3612,50
315,00
510900

203

Hierro: Cortado y Doblado

Alambre galvanizado No.18 ;2-,1b.
Mano de Obra: 1_jornal IP + lE

Total/aa	 :f.

Encofrados

P untar10 P total.

	

15900	 30900

	478,00)	478,00
508,00

P total.

Materiales que se usan 2 veces.:
Tablas 1 mo a s/. 38,9

Listones de 2 m. a s/. 1 49 00
Puntales de 15 m.a s/. 51,900

Costo por m.	 s/. 103,9
Costo usado dos veces	 . 51,995
Materiales que se usan una vez:
Clavos. 2 lb. a	 10,00 -	 20,00
Separadores. 1 lb. a 	 11,o0	 11,900-
Mano de obra: 0,1 Jornal 1C+IP 	 440980

	
44,08

Subtotal	 127,03-	
2,5% Desperdicios	 ç	 ____	 39-18
Total por métro cuadrado 52

	
130,21

Costade mano de obra en el 1r:

Excavaci6ndeTerreno .....................50,00c/m.
k,Excavac;i6n y Relleno 	 ....................... 60,00 dm.

Enderezado,cortado,tensado e inyecci6n de

rnortero,para las vigas postensadas ......••. 1550,00 c/cabie.

Presupuesto Detallado de cada Diseño Estructural.

a.. Para Disefo dé. Puente con hormig6n Armado.

Losa de Calzada.

ITEM	 RUBRO
1001	 órighSirnple• 1 :2:4
1002 Hierro 0 12 x 12 in.
1003 Hierro øl6x9rn.
1004 Cortado y doblado Hierro
1005 Encofrado
1006 Chapas Metálicas en T
1007 Tubo 0 3,1
1008 Laminas de Asfalto

Costo total de la Losa de Calzada = 82291459,01 s/..
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Muro Estribo,

ITEM	 RUBRO	 UNIDAD CANTIDAD P.UNIT. P.TOPAL

2.001 Excavací6w	 rn.	 126090	 50,00	 63000900
2002 Replantillo H cicl6p. 	 m.	 43,35	 1107,76 ¿+8021,14.0
2003 Horrnig6n Simple 1 .2: 4 	 ni	 93L1.,58	 1775,62 1659458,9
2004 Hierro 0 12 x 6 ni.	 var.	 94	 73900	 6862,00
2005 Hierro 0 16 x 9 m. •	 var.	 323 '	 220,o	 71060,00
2006 Hierro 0 20 x 9 ni. 	 var.	 40	 298,o	 11920,00

2007 Hierro 0 23 x 9 m.	 var.	 83	 390,o	 32370900
2008 Hierro 0 32 x 9 m.	 vare	 142	 ¿+95,0	 70290,00
2009 Cortado y doblado Hier . qq.	 214,32	 508,0	 10887k,6
2010 Encofrado	 ni.	 j 238 9 0 	 130,21	 30989,98
211 Tubo 0 3"	 m.	 J5,0	 75,00	 1375,00

Costo total de muro estribo = 2101+721,8 8/.

	UNIDAD CANTIDAD P.UNIT.	 P.TOTAL
rn.	 72,0	 1107,76 79758,72
m.	 520,8	 1775962 • 92474209

var.	 40	 103,00	 41209oo

- var,	 20	 298,00	 5960,00
var.	 96	 395,o,o	 37920,.o
var. [ 108	 515,00	 55620,,
qq.	 376,3	 508 oo	 191160,4
ni.	 300,0'	 130,21	 39063,o
rn.	 96,0	 85,00	 8160,00
m.	 ¡+0,0	 75,00	 3000,0o'

Muro Aleta

ITEM f
3001 Replantilio :11 cici6p.
3002 Hormigón: Simple 1:2:k

3003 Hierro 0 12 x 9 m.
300k Hierro 0 20 x 9 m.____
3005 Hierro 0 20 x 12m.

3006 Hierro 0, 25  x 12m.

3007 Cortado y doblado.
3008 Encofrado

3009 Chapas Metálicas en T

301•0 Tubo 0 3"

Costo. total de muro aleta = 1349505 9 0 s/.

Nervios- Longitudinales.

ITEM	 RUBRO

4001 fforrnig6n Simple 1 99,2:'L.

¿4.002 Hierro 0 12 x 6 m.
¿+.003 Hierro 0 12 x 9 rn,
¿+00k Hierro 0 32: x 12m.
¿+005 Cortado y doblado.
¿+006 Encofrado

UNIDAD CANTIDAD P.UIT.
nl.	 163,13	 1775962

var.	 57	 73*00
var.	 200'	 .	 103,00
var.	 153	 6
qq.	 297,3 	 508,00.
ni.	 523,26	 130,21

P.TOTAL
289656,9
- '+i6i,o
20600,0

100980-,o
151028.o
68133,7

Costo Total de Nervios = s/. 634560.o



ITEM

500:1

5002

5003

50,04
500'5

5006

5007

5008

Arcos.

.	 :. RUBRO

HormignSimpie1 : 2 :k
Hierro 0 14 x 12 rn.

Hierro 0 16 x 9 m..
Hierro 0 20 x 9 rn.

Hierro Ø25 x 12 rn.
Hierro 0 32 x 9 rn.

Cortado y doblado
Encofrado

UNIDAD CANTIDAD P.UNIT.
-- m.
	 143928 • 1775962

	

var. 17 1 	206,00

	

var. 27	 2209oo

	

var. 10	 298,00

	

var. 157	 515,00

	

var. 13	 495v@o

qq. 237,07	 508YO0
m.	 5,0	 • 130921

P.TOTAL

25441,0 9 83
35226,00

5940 9 00
2980, oo

80855,00

6435, oe
120431 , 56
651,050

205

Total s/9506929944

rcha de arco:

ITEM

501

502

503
,50L

505

50,6

507

508

509

510

511

RUBRO

M1ebro 1 OxlOcrnx2,25

Miembro lOxIO "xl,80

Miembro15x15 "x2,20

Miembro 15x15 t1x2,00
Miembro 15x15 "xl,.85
Miembro 15x15 11x1,20
Mano de obra

Encofrado

Pernos 0 5/811

Pernos 0 7/811
Placas de 2mm.

UNIDAD CANTIDAD

u	 288

u	 ikLf
u	 16
u	 80

u	 56
u	 200

u	 78k
m.	 • 448,
U- .	 1840

u.__ • 2736

u	 280

P.UNIT.

18 9

1 4,40
39,60

36,00

33,30
21, 9 60

25,00

130,21
3,00

3,,50.

11,590

P. TOTAL

5184900
2073, 60 ,_
- 633:, 60
2880,0,
18 64,9  8
4320, 00 -

196009 o

58334,08
5520,900
9576,00

32200,.

Total 8/. 142.186 9 1.

Costo Total de los Arcos = 6 1 911 5,54 s/.

Articulaciones de las Arcos*

ITEM	 PTJO	 UNIDAD CANTIDAD P.UN:IT.

G001 • Jorrnig6n á- - 	 rn.	 10,8	 1775,62

6002,` Hierro 1 1 4 X 6 m...	 var.	 21	 108900

6003 ]fierro Ø 14 x_9rn.	 va .r.	 10	 156,00

6004 HierroØ iL x 12 ni.	 var.	 60	 206990
6005 Hierro_0 0x12m.	 var.	 1+	 6gooe
6006 ~ Cortado_y_doblado	 qq	 35936	 5089,00
6007 Encofrado	 rn.	 15,76	 1.30,21

Costo total de las articulaciones = 5/. 58139,69

P.TOTAL

--- ^o71917 ^
2268,.
1560,.

12360,.
2760,.
17962,9
2052,1
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ITEM

700-1

7002

7003
70014

7005

7006-

RUBRO	 UNIDAD	 CANTIDAD P.UNIT.

HormigiSirnp1e1:2:k	 ni.	 17,52	 1775,62
Hierro 0 12x 6 nt.	 var.	 23	 73,00
Hierro 0	 x 9 m..	 var.	 50	 103,00
Hierro 0 114 x 6 rn. 	 vare	 126	 108,.o
Cortado y doblado	 qq.	 31,68	 508,00
Encofrado	 .	 m.	 29 9 20	 130,21

P.TOTAL
31108,86

.1 679, oo
5150,00

13608,00
16093,eo
3802,13

Costo total de losa de aceras = s/. 7114141,143

Pasamanos,

ITEM	 RUBRO	 UNIDAD CANTIDAD P..UNIT.
áOOl Hormig6n Sirnpiel:2:4	 rn.	 1992	 75962
8002 Hierro 0 10 x 6 m.	 var.	 19	 • 40900

8003 Hierro 0 114 x 9 m.	 va,-, r.	 59	 156,00
80014. Cortado y doblado	 qq.	 15,75	 508,00
8005 EncOfrado	 ni.	 38,/4	 130921
8006 Tubos de 2"	 m	 2414,0	 143,/40--	 -.	 -,---

Costo total de Pasamanos = s/. 36963,86

b. Para Dseflode Puente con Horrnig6npreesfor za do.

Muro Estribo

P.TOTAL
3/409,2
760,.

920/4,o
800196
500011 1

10589,6

ITEM
201
202
203
20/4
205
206
207
208
209
210
211

RUBRO	 UNIDAD CANTIDAD P.UN1T.
Excavación	 rn.	 126090	 50,00
Peplantillo:H.ciclóp.	 ni.	 /40,80	 1107976
Hormig6n_imple1 :2:14	 rn.	 599,25 1775,62
Hierro 0 	 x_6 m..	 var.	 17	 73900
Hierro 0 12 x 9 rn.	 var.	 60'	 103900
Hierro 0 16 x 12 m.	 var.	 187	 290,00
Hierro 0 20 x 9m.	 varo	 77	 298,00
Hierro 0 25 x 9 ni.	 var.	 108	 390,øo
Cortado y doblado	 qq.	 220,9	 508,00
Encofrado	 rn.	 17591	 130,21
Tubo de 3"	 m.	 15,0	 75,00

P.TOTAL
63600,.
¿+5196,6
10640/40,2
1241,00
6180,00

54230900
2291+6,00
42.120,00
1121217,2
227 99

1125900

Costo total de muro estribo = s/. 1435095,8

Muro aletal. Igual costo anterior = s/. 134950590

 -_

Losa deAçeras. Igual que anterior , - s/. 71441,43



Vl5as Postensada5:

:i.. Losa de calzada.
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ITEM
301
302
303
30k

RUBRO
HormignS1mple Espec.
Hierro Øl2xl2rn.
Hierro 0 16 x 9 rn.
Cortadoy doblado.

UNIDAD CANTIDAD P.UNIT. P.TOTAL
ni.	 111 y 69 2568,67 2868949,8

	

varo	 ¿4.27	 1769oo 75152,o

	

var.	 1263	 2209oo '27786090

	

qq.	 k97,12	 508 9 oo 252531490

Costo total de losa de calzada = s/. 89214143976

2 0 Vigas sin losa de calzada.

ITEM	 RUBRO	 UNIDAD CANTIDAD P.UNIT. P.TOTAL
140 1	 HormigónSimple Espec. 	 m. 7659614	 2568 9 67 1966673,9
1402	 Hierro 0 114 x 9 rn.	 var,	 9	 156,00	 1 404Y 00

1403	 Hierro 0 114 x 12 ni.	 var. 100	 206,00	 20600,o
140i4.	 Hierro 0 16 x 9 m.	 var. 114	 220,00	 3080,o
1405 Hierro 0_20 x 12 m.	 var. 12	 395,00	 47409*
1406	 Cables Freyssiriet	 kg. 314893,5	 22950 785103,8
1407	 Anclaje de cables. 	 pza.	 3140	 1050900 357000,.
1408	 Mano de obra total.	 cable, 34 ,0 	 11550900 527000,•

t92__ Dobladoycortado.	 qq.j87,92	 5089oo	 4I663,1

Costo total = st. 3710265,0

3. Cercha , Para 	 Visas.

ITEM
501
502

503:
5014
505
506
507
508
509
510'
511
512.
513

5114

515

5 16

517

RUBRO	 UNIDAD CANTIDAD P.UNIT.
Miembro 10xlOx3,65	 u	 20	 29,2
Miembro 10xlOx14,00	 u	 80	 32,0.
Miembro 10x104,93	 u	 140	 39,14
Miembro _10x15x14,00	 ---U__—	 20	 18,0
Miembro_ 1 0x15x14,93	 u	 20	 59,16
Mlenibro_15x11+x3,65	 u	 140	 61,32
Miembro 1 5x1 14x14,0 0 	u	 100	 67.920

Miembro 15x114x14,93	 u	 60	 82982
Miembro 1 5x15x14,00	 u	 20	 72900-,
Miembro 1 5x 1 5x14,93	 u	 20	 88974
Miembro 1 5x214x3,65	 u	 140	 105912
Miembro 16x1 84,93 	 u	 140	 113v59
Miembro 25x22x3,65	 u	 40`	 160,60
M1*embr'o 25x28x3,65- u	 140	 20149140
Miembro 25x30x3,65	 u	 140	 219,00
Miembro 30x3()x3- , 65 	u	 140	 262980
Miembro	 35_	 u	 3

P.TOTAL

584,90
2560,i

_960
1577,6

,.

1183,2

21452,8
67,2090

14969,1+
1 14.140 , O

17714,8
1+2014,8

454395-

614214,.
8176,0
8760 1; o

10512,90

1429214,0



continuacin de tabla anterior:

ITEM-	 RURO	 UNIDAD CANTIDAD P.UNIT. P.TOTAL
518	 Encofrado devigas	 me	 627,0	 130921	 816)4,67
519' Mano deobra. 	 u	 820	 259oo	 20500900
52-0 Pernos 0 3/4"	 u	 iOO	 2,50	 250,o0
521	 Pernos Ø 7/8"	 u	 180	 3,50	 630,00
5 	 Pernos 0- 	 - - ---- --- li-	 4360	 1	 4j,00`	 17440,e0
523	 Pernos 0 ii-"	 u	 10320	 5,00	 51600,00
52k Placas de 2 mm.	 u	 ¿+20	 115900 48300oo

.	 Costo totai:330127 9 8 SI
Costo total de vigas postensadas	 8/. 493283695

ITEM
601
602
603
604
605

Día fJ:a gm.

.	 RUBRO	 UNIDAD CANTIDAD P.UNIT. PITOTAL
• Horntig6n Simple1:2:L. 	 m.	 21,6	 1775,26 383L.5,62
Hierro Ø 12 x 6 m.	 var.	 49	 739oo	 3577,99
Hierro Ø 20 x 9 rn.	 var.	 99	 298,00 29502,00
Cortado _y doblado	 qq.	 5L.,11	 508joe 27187988
Encofrado 	 211,0	 130921 27474,31

Costo total de diafragmas = s/. 126386981

Pasamanos,

ITEM

701
7102

703

70k
705
706

RUBRO

iformigón Simplel :2:4
Hierro 0 10 x 6 m.

Hierro 0 14 x 9 M.

Cortado y doblado
Encofrado
Tubos de 2"

UNIDAD CANTIDAD
nl.	 2,30
var.	 19
var.	 71
qq.	 18,59

nl.	 k6,08
m. 23494

P.UNIT.

1775,62-
40,00

1.56,00
508,00
130,21
43940

P. TOTAL
4083,93
760,00

1107690
94k3,72
6018,97
10172,9

Costo total de pasamanos 	 s/. ¿1555,6

NOTAS

- El hormigón simple especial se emplea en la fundici6n. de las

vigas postensadas;y como la losa de calzada está irluída en.

las vigas,tambin participa de esta clase de hormig6n..

- Los costos totales incluyen todos los gastos posibles que se

realicen en la construcción de cada elemento estructural.



uipos Herramientas,

ITEM	 RUBRO	 UNIDADCANTIDAD P.UTIT.
6610 Carretillas de acero	 u	 10'	 1000,00
0011 Biondín	 u	 1	 1000090
0012 Zapapicos	 u	 30	 1209

001 3 Pala Cuadrada	 u	 20	 1 1 0 , o
001k Pala Redonda	 u	 20	 120,o
0015 Barras de 14 lb.	 u	 15	 28090
0016 Baldes de construcción	 u	 20	 60,o
0017 Cabo de manilla	 ru.	 10020	 12,o
9918 Combo de 4 lb.	 u	 5	 200,0
0019 Combo de 	 lb.	 u	 3 	 300'90
0020 Sierras de acero	 u	 50	 10,
0021 Martillo	 u	 15	 120,o
0022 Arriendo bomba.	 meses	 8	 3000,o
0023 Arriendo Vibrador	 meses	 8	 500,00
0024 Arriendo concretera ¡saco meses 	 8	 4000,0
0025 Arriendo concretera 1 sac. meses	 8	 5000,0
0026 Barrenos	 u	 10	 80,o-
0027 Serucho	 u	 10	 150,0

209

-. TOTAL
10000900

• 1 0000 9 00

360G*os
2200,00

2400,00
- 14.200,00

1200900
1200,00

, 1000,00
900,900

500,00
1800900

2400090
400090

32000,0
1+0000, o

809,o
1 500 , o

s/9 14130090Total
Resumen de Costos Directos,

1. Para Diseño de puente con Horntign Armado:

- ELEMENTOS	 TOTAL s/.
2 Muros estribos	 211049721,80

1 Muros Aletas	 1'349,505900

Losa de Calzada	 822.945900

Nervios Longitudinales 	 63k. 560,00

2 Losas Aceras	 719441 943

60 Pasamanos	 36.963,86

4'Articulaciones de arcos	 58.139,69

2Arcos empotrados 	 6k9.115,514.

Equipos y herramientas	 141.300,00

5 1 868692 * 30,

Costo Directo total = s/. 5,868,9-692930
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b.. Para diseño de puente con hormigón Preesforzado:

ELEMENTOS	 TOTAL s/.

2 Muros estribos	 1'435.095,80
/ Muros Aletas	 1 '349.505100

2 Losas Aceras	 7194419,000

Vigas Postensadas	 i+932.836,50

Diafragmas	 1269386181

Pasamanos	 41 9 555, 60

Equipos y herramientas	 14193009,00

8 '098.121,10

Costo Directo total = s/. 8

Castos Indirectos.

a. Los costos de Operaci6n, Alquileres ,Amortizaciones y Seguros,

producen un porcentaje que afectar a los dos diseños.

Costos de -9_

CARGOS PROFES IONLES Y ADMINISTPATIVOS,

ACTIVIDAD
Ingeniero Provincial
Topógrafo
Bodeguero
Contador
Ayudante de Contador
Secretario
Cadenero
Conserje,

UNIDAD
mes*
mes,
me*
mes*
mes,
me a.
mes * ,
mes.

CANTIDAD
0,5

0,5

1,0
1,0
1 90
1,0
0,5

1,0

P.UNITAPIO
12000.400
5000to0
4000,00
5000,00
3600,00
2700,00
3000,00
1800,00

P.TOTAL
6000,00
2500,00
4000,00
5000,00
3600,00
2700,00
1500900
1800100

Subtotal 27100,o
ALQUILERES Y AMORTIZACIONES,

: 

Alquiler de Oficina	 mes*	 1 ,O
	

3000900. 3000toe
Alquiler de Bodega	 "les.	 1 ,0	 2000,00	 2000,00
Pago de luz y telófono	 mes*	 1 s o-	 1 850 900	 1850,00
Vehículo de Oficina	 mes*	 llo

	
5000 9 00	 5000900

Equipos de Oficina	 mes.	 1,0	 700,00	 700,00
Mantenimiento de Vehículo 	 mea.	 1,0	 1800,00	 1800,00

Subtotal 14350,o
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SEGUROS
Seguro Social

Materiales y equipo
Gratificaciones
Viáticos Totales

UNIDAD
mes*
mes.
Me e.
mes.

CANTIDAD
1,0
1
1,0
1,0

p . UNITARIO P • TOTAL

	

1192,30	 1192,30

	

300, 0 0	300,000

	

2168,30	 2168930

	

1 500G9 00	 15000,o

Subtotal : s/.1 8660,6

Total de Costos de Operaci6n = 60110 1 6 s/, por mes.

En un afio tendremos = 12 x 60110,6 = s/. 721327t2O

Capacidad de inversi6n al año = 81000.000,00

Costo de operación = 721-jJ27-920= 0,09 o sea 9 %.
81000,000.o

b. Costos de Obra.

RUBRO
ingeniero Residente
Bodeguero
Seguro Social
Viticos
Gratificaciones

UNIDAD CANTIDAD
mes.	 1,0
mes.	 1,0
mes.	 1,0
mes.	 1,0
mes.	 1,0

P.UNITARIO P.TOTAL
10000,00 10000,0
5000 3,00 	5000,o
1677,20	 167792

10500900 1050090
5000900	 5000,o

Total : s/.32177,2

Duración Aproximada de la Obra = 10 mases.

Total de costos de Obra = 10 x 3 	 s/. 321.772YO0

1. Para diseño de puente con hormigón Armado:

Costo de obra = -772o,o_ 0,056 o sea 5,6 %.
518689692,3

2. Para diseño de puente con horrnig6n preesforzado:

Costo de obra = 32 1 * 77-2 1, 10 o	 o sea ¿
8'098.121 ,1

Resumen de factor de costos Indirectos:

Costos -de Operaci6n	 1	 2.

correspondiente ........ 	 9%
	

9%
Costos de Obra	 ........	 5 .16%

	
4%

Imprevistos ............	 8;'	 8%
Total de factor,	2296%

	
21%

(



Costo TotJde1 Proyecto.

a. Para dseo de Puente con. Hormigón Armado:

Costo Directo .............. 5'868.692,30

Costo Indirecto ........... 113269324,40

Casto Total del Proyecto: 	 7'195 ,9 01 6,7 0 sucres.

b. Para diseño de Puente ' con Hormigón Preesforzado.

Costo Directo ............ 8fO98*121,10

Costo Indirecto ............ 1'7009605140

Costo Total del Proyecto:	 9'798..726,50 sucres.
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CAPITULO 1J

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. Ç4i4Q•.
Partiendo del aniisis efectuado anteriormente, enfoc.amos

este tipo de conclusiones basándonos en tres condiciones

importantes que afectan al comportamiento tanto del Horinign. -

Armado corno al Hormig6n Preesfor zado,la:s cuales son:

a. Utilidad.

ID. Seguridad.

c. Economía.

a Utilidad. Respecto al problema de di-

seño de estructuras de puentes,no puede aceptarse la afirmaci-

6n dogmitica de que la estructura debe superditarse ciegamente

al trazado,como tampoco es v5lida la inversa,debido a que en -

la escala de presupuestos este es el dominante o primario,el -

' . cual no quiere decir que sea el único,hay que reconocer su Je~

rar quía pero no justifica su absolutsmo.Se ha podido compro-

bar trazados innecesariamente costosos por el lujo de mantener

a ultranza criterios basados en el dudoso ernpirism o;contrasta

esta posici6n con el olvido de otros dos valores de nuestra -

escala rnaterial:La estética y la tcnica,la despreocupaci6n -

del trazado por los aspectos económicos de las estructur as,ya

que las dificultades de costo no admiten la justificación de

Una elegante prioridad,cuand.o con bastante frecuencia se su -

bestiman! los factores esttcos.

213
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Es por esto,que el diseño de estructuras de horrnig6n prees-

forzado es más adecuacio para la estructuras de grandes lu -

ces y para aquellas que soporten cargas pesadas debido a las

resistencias más elevadas de los materiales empleados,pu es -

se ha visto que bao la acci5n de la carga muerta y la carga

viva la deflexi6n es reducida,debido al efecto del pandeo de

el preesfuerzo.

El diseño de estructuras de Hormig6n. Armado puede ser de ma-

yor utilidad para las estructuras de pequeñas luces,rxo signi-

ficando esto desconocer la influencia que estas estructuras

tienen cuando se ejecutan proyectos en donde se desea de ma-

yor peso y masa en vez de resistencia.

b.- Sguridad.- Es difícil decir que un

tipo de estructura es ms seguro que otro;la seguridad de -

una estructura depende más de su diseño y de su construcción,

que de su tipo.Sin ernbargo,ciertas características inheren-

tes de seguridad pueden mencionarse en el hormigón preesfor-

zado.Hay una prueba parciai,tanto para el acero como para el

concreto,durante las operaciones de preesforzado;para muchas

estructuras y durante el preesforzado,tanto el acero como el

concreto están sujetos a los esfuerzos mas altos que existi-

rn en ellos durante su vida de servicio;por consiguiente,si

los materiales pueden soportar el preesforzado,seguramente po-

seen la resistencia suficiente para las cargas de servicio.

La habilIdad para resistir las cargas de choque e impacto y

las cargas repetidas de trabajo es tan buena en el hormigón -

preesforzado como en el arrnado;la resistencia a la corrosión

en el hormigón preesforzado es mejor que la del hormigón ar-

mado,para la misma cantidad de recubrimiento,debido a la au-

sencia de grietas;pero si estas grietas aparecieran,la corro-

Sión puede ser mas seria en el hormigón pr eesforzado.
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Debido al pequeño desarrollo de diseño y construcción de es

tructuras preesforzadas existentes en nuestro rnedio,es difí-

cil establecer y garantizar una estabilidad futura de las -

mismas,io que no ocurre con las de hormig6n armado,ias cua--

les poseen maor garantía;pero si partimos de que la seguri-

dad aumenta con el tiempo,y si las condiciones de resisten-

cia de las estructuras de hormig6n preesforzado son. superio-

res a las del horrnig6n arrnado,se puede afirmar que su segu

ridad y duración son superiores,

c. Economía,,~ Desde el punto de vista

econrnico,es evidente,que las cantidades menores de materia-

ies,acero y concreto,se requieren para soportar las mismas.~

cargas pueto que los materiales son de mayor resistencia..

Tarnbin 1ia ini ahorro definitivo en estribos,puesto que el -

esfuerzo cortante en el hormigón preesforzado se reduce por

la inclinacin. de los tendones y la tensión diagonal se dis-

minuye an más con la presencia del preesfuerzo.

A.pesa. r de las economiasanteriores,posibles en el concreto

preesforzado,su uso no puede involucrarse para todas las con-

diciones;primero de todo,los materiales de resistencia mayor'

tendrán un costo unitario más aito,se requieren mis materia-

les auxiliares para el preesfuerzo(anclajes en los extremos,

conductos,lechadas,et c.),se requiere más trabajo para colo-

car 1 kg * de acero en el hormig6n preesforzado que en el

hormig6n armado,se requiere más atenci6n en. el diseño y es

necesaria más supervisión,pues la cantidad de trabajo adido-

nal dependerá de la experiencia del c:onstructor y de la cua-

drilla de construcci6n.

Es por esto que en el análisis anterior el costo del proyec.-

to del puente con hormgn preesforzado resulta más elevado

que el de hormig6n armado,pues las condiciones técnicas y -
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constructivas en nuestro medio están en condiciones mínirnas,y

además se sea1a que el diseño de estructuras de hormig5ri pre

esforzado puede ser más ec.onmico cuando se va. a repetir muchas

veces la misma unidad,tal como ocurre en los paises altamente-

desarrollados,en donde han hecho de este tipo de diseño prcti-

camente una. industria.

5.2.  Pecornend a@ce.s.

Partiendo del principio de que solamente la ex periencia

en proyectos ejecwtados puede dar recomendaciones fitiles9

y respetando la opini5n d.c proyectistas y constructores en

este tipo de proyectos,me limitaré a indicar algunas pequeñas

recomendaciones basadas en la experiencia del diseño ejecutado.

1. El proyecto de diseño dci puente en arco con tablero ínter

medio,basado en los principios del horrnig6n armado,se lo -

reaiiz5 con principios estéticos y t4cnicos,aunque se con-

dicione su facilidad de con.truc.c1*6n,especiaimente en lo -

que se refiere al diseño- de 1. as cerchas.

2. El proyecto de dlsefio del puente con 5 vigas postens: adas

isostáticas simplemente. apoyadas y sin ningn tipo de pilas.

interrnedias,se lo propone con el fin de que se desarrolle -

en mayor escala el diseño de estructuras con hormig6n prees-•

forzado,por la importancia que este representa en el desarro~

llo de nuestra infr aestruc.tura,no solamente en. este tipo de-

proyectos,sino en todos aquellos en que sea factible su rea-

lizaci6n.

3. La construcc±6n de este puente es de vital importancia para.

dar continuidad a la vía construída,puesto que sin esta es-

tructura la misma no representa la inversión efectuada,y

ademas no -se integraría este sector de nuestra provincia -

al desarrollo nacional,como es el deseo del proyecto.
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PRINCIPALES ERRATAS ADVERTIDAS
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Dice

. pequeña de

una universal

lb= :L4::L4: M.,.200.	
J200 f'c.Ø 2OØ

mustras

carga muerta

236,978 kg/cm.

Debe decir

pequeña zona de

una tabla universal

lb~	 Ø420 04200'

muestras

carga v.va.

236,78 Ton.
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SIEITE PNMXSIS

.	 Date tjLsI

oject	 C7E 3OE	 o C710

Boring Nc.	 Sazple Uo.	 -
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