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nieŕıa de Minas Geoloǵıa y Civil, por su contribución durante mi desarrollo académico y profesional.
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Resumen

Esta tesis presenta el diseño del puente preesforzado y las 3 metodoloǵıas para la verificación por

corte de las vigas tipo AASTHO. Las vigas están diseñadas como pretensadas y postensadas para

el tramo 2 del Puente Paseo de la República de la Vı́a Expresa Sur. Para el diseño se uso las

especificaciones AASHTO LRFD 2012 Bridge Design y el Manual de Diseño de Puentes aprobado

por el Ministerio de Transportes; la que valora la experiencia y criterio del ingeniero para su

correcta aplicación. Concluyendo que al utilizar el Método 2 establecida por la AASHTO LRFD

2012, obtenemos una reducción en el ratio de refuerzo de 17% para la viga pretensada y un 19%

para la viga postensada.

PALABRAS CLAVES:

Diseño por Corte, Campo de Compresiones, Viga Preesforzada, Postensado, Pretensado, Refuerzo

Transversal, Resistencia Nominal a Corte.

Summary

This thesis presented the Prestressing Bridge Design and 3 methodologies for verification shear of

beam type AASHTO. The Beams are designed as Pretensioned and Post-Tensioned for span 2 of

the “Puente Paseo de la República” of “Vı́a Expresa Sur”. For design use AASHTO LRFD Bridge

Design Specifications and Bridge Manual Design by the Ministry of Transport; Which values the

experience and judgment of the engineer for proper application. Concluded that by using the

Method 2 established by AASHTO LRFD 2012, obtain a reduction in the ratio of reinforcement

17% for prestressed beam and 19% for post-tensioned beam.

KEY WORDS:

Design of Shear, Field Compression, Prestressing, Post-Tensioning, Pretensioning, Transverse Rein-

forcement, Nominal Shear Resistance.
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3.3.2.2. Geometŕıa del Apoyo Elástomerico. . . . . . . . . . . . . . . . . . 119

3.3.2.3. Deformación por Corte [A14.7.5.3.4]. . . . . . . . . . . . . . . . . 120

3.3.2.4. Esfuerzos de Compresión [A14.7.5.3.2]. . . . . . . . . . . . . . . . 120

3.3.2.5. Combinación de Compresión y Rotación [A14.7.5.3.5]. . . . . . . . 121

3.3.2.6. Estabilidad [A14.7.5.3.6]. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 122

3.3.2.7. Refuerzo [A14.7.5.3.7]. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 123

3.3.2.8. Resumen Final de Diseño. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 123
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4.6.2. Verificación de las Hipótesis Secundarias. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 154

5. Conclusiones y Recomendaciones. 155

5.1. Conclusiones. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 155

5.2. Recomendaciones. . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . . 156
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EPC Ingenieŕıa, Procura y Construcción
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1 Planteamiento Metodológico.

1.1. El Problema.

El problema en que se centra la investigación, es al que denominamos: Limitaciones, empirismos

aplicativos, carencias, deficiencias y empirismos normativos del aprovechamiento al máximo de

la resistencia al corte en vigas preesforzadas del puente Paseo de la República de la Vı́a Expresa Sur.

Ver el Anexo A.2, elaborado previamente a esta redacción.

Este problema, que tiene cinco partes o variables antes mencionadas, se encuentra formando parte

de la problemática que afecta al costo del proyecto EPC (Ingenieŕıa, procura y construcción): Vı́a

Expresa Sur junto con otros problemas como:

1. Discrepancias teóricas en el diseño por corte con los Ingenieros Estructurales.

2. Restricciones en la entrega de la memoria de cálculo.

Ver el Anexo A.1, elaborado previamente a esta redacción.

1.1.1. Selección del problema.

De entre aquellos que afectan al aprovechamiento al máximo de la resistencia del concreto al corte,

hemos seleccionado, priorizado e integrado este problema, teniendo en cuenta los siguientes criterios

de priorización − selección.

1. Su solución contribuirá o facilitará la solución de otros problemas.

2. La U.N.S.C.H. considera de interés investigar los diseños por corte.

3. Es de los que se repiten con mayor frecuencia en el diseño de puentes preesforzados.

4. Incrementa los gastos de la empresa al ser un proyecto (EPC).

5. En su solución integral están interesados los responsables de otras áreas de la empresa.
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1.1. El Problema.

1.1.2. Antecedentes.

1.1.2.1. Desde cuando se tienen referencias atingentes o relacionados de pro-

blemas con la resistencia al corte.

1. En el Mundo.

A pesar de que el comportamiento del concreto armado al corte ha sido estudiado durante

más de 100 años, el problema de la determinación de la resistencia al corte en vigas de

concreto armado permanece abierto a la discusión.

Aśı, las fuerzas de corte obtenidos por diferentes códigos de diseño actual, para una

determinada sección de la viga, pueden variar por factores de más de 2. En contraste, las

resistencias a la flexión obtenida por estos mismos códigos son poco probable que puedan

variar en más de 10%. Para la flexión, las hipótesis de secciones planas constituyen la base

y es universalmente aceptado, es una teoŕıa racional para predecir la fuerza de flexión.

Además, los experimentos simples se pueden realizar en vigas de concreto armado sometidos

a flexión pura y los claros resultados de tales pruebas se han utilizado para mejorar la teoŕıa.

En corte, no hay base para un acuerdo racional de la teoŕıa, y los experimentos pueden no

llevarse a cabo en vigas reforzadas de concreto armado sometidas a puro corte [7, p. 614-624].

El mecanismo para resistir el cortante, es asignado de diferentes maneras por cada

investigador puesto que cada uno plantea un modelo f́ısico diferente.

Entre los modelos existentes [8] se pueden destacar los siguientes:

a) Mecánica de la fractura.

b) Modelo simple de bielas y tirantes.

c) Modelo de dientes para vigas esbeltas.

d) Modelo de celośıas con tirantes de hormigón.

e) Teoŕıa del Campo Modificado de Compresiones (MCFT).

2. En el Perú − Región Lima.

La Municipalidad Metropolitana de Lima (MML), como parte de su poĺıtica de promoción

de la inversión privada plantea la concesión de la Vı́a Expresa Sur en un tramo de 4.91 km.

de longitud, comprendido entre el inicio a partir del final de la actual Vı́a Expresa Paseo

de la República (VEPR) en el sector superior de la Quebrada Armendáriz en cercańıa del

cruce con la Avenida República de Panamá y el final en la Autopista Panamericana Sur a

la altura del Km 22.
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1.1. El Problema.

Mediante Acuerdo de Concejo N◦ 2388 adoptado en sesión de fecha 26 de diciembre de

2012, se resolvió aprobar la Iniciativa Privada denominada “Vı́a Expresa Sur” y adjudicar

directamente la ejecución y explotación del proyecto a GyM.

Con fecha 08 de Agosto de 2013, fue suscrito el Contrato de Concesión del Proyecto Vı́a

Expresa Sur, entre la Municipalidad Metropolitana de Lima (MML) en su calidad de Conce-

dente y la empresa Concesionaria Vı́a Expresa Sur S.A., en su calidad de Concesionario, cuyo

objeto es el Diseño, Financiamiento, Operación y Explotación del Proyecto Vı́a Expresa Sur.

Desde entonces Graña y Montero Infraestructura en nombre de Concesionaria Vı́a Expresa

Sur S.A., encargó a GMI la elaboración del Estudio Definitivo de Ingenieŕıa del Proyecto

Vı́a Expresa Sur [9].

Durante el Estudio Definitivo de Ingenieŕıa de la Vı́a Expresa Sur se investigó para optimizar

el costo del proyecto, y generar una ingenieŕıa de valor, tal es aśı, como por ejemplo: la

investigación para el aprovechamiento al máximo de la resistencia al corte en puentes e

intercambios viales con vigas preesforzadas.

1.1.2.2. Estudios anteriores.

El Instituto de Concreto Preesforzado PCI (2003) compara el diseño de un tramo simplemente

apoyado usando varios métodos de diseño por corte. El propósito del estudio fue determinar la

importancia de variar el método de diseño por corte en los costos de vigas prefabricadas [10].

Barker M. (2013) compara el espaciamiento de estribos en una viga T de concreto armado, con los

tres métodos de la AASHTO LRFD 2012 [11]. Un reciente estudio por Fonseca R, (2015) diseña

un puente prefabricado simplemente apoyado usando el procedimiento general para el diseño por

corte Art.2.9.1.3.10.2.b del Manual de Diseño de puentes [12].

El Programa Cooperativo de Investigación en las Carreteras NCHRP en el reporte 549 muestra los

cambios incorporados en los Código Canadiense (2004) para el Diseño de Estructuras de Concreto,

CSA A23.3-04. Una enorme simplificación en el procedimiento MCFT para el diseño de estructuras

de concreto. Utilizando un enfoque es funcionalmente idéntico al Modelo Seccional utilizado por

la AASHTO LRFD. Las tablas para evaluar β y θ son reemplazadas por simples expresiones

algebraicas [13].

1.1.3. Formulación interrogativa del problema.

Este problema puede ser formulado interrogativamente, en sus cinco partes, y según las prioridades

del Anexo A.2, mediante las siguientes preguntas.
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1.1. El Problema.

Preguntas sobre la primera parte del problema (Limitaciones)

1. ¿Cuáles son los objetivos originales de la verificación por corte en vigas preesforzadas del

proyecto de la Vı́a Expresa Sur?

2. ¿Qué se ha hecho hasta la actualidad para lograr estos objetivos?

3. ¿Existen topes externos que limitan el logro de estos objetivos?

4. ¿Si existen limitaciones, cuáles son y a qué afectan?

5. ¿Cuáles son las causas de esas limitaciones?

Pregunta sobre la segunda parte del problema (Empirismos Aplicativos)

1. ¿Cuáles son los planteamientos teóricos directamente relacionados con este tipo de diseño,

que debeŕıan conocer los ingenieros de diseño?

2. ¿Los encargados del diseño conocen y aplican bien todos esos Planteamientos teóricos?

3. ¿Existen algunos que los desconocen o aplican mal?

4. ¿Si adolecen de empirismos aplicativos cuáles son, y a quiénes y en qué porcentaje les

afecta?

5. ¿Cuáles son las causas de empirismos aplicativos?

Pregunta sobre la tercera parte del problema (Carencias)

1. ¿Cuáles son los objetivos originales de la verificación por corte en vigas preesforzadas del

proyecto de la Vı́a Expresa Sur?

2. ¿El equipo encargado del diseño cuenta con todos los elementos, recursos, facilidades y

conocimientos necesarios para lograr esos objetivos?

3. ¿Existen algunos de ellos con los que no cuenta?

4. ¿Si existen carencias, cuáles son o respecto a qué se dan o a qué afectan?

5. ¿Cuáles son los motivos precisos de esas carencias?

Pregunta sobre la cuarta parte del problema (Deficiencias)

1. ¿Cuáles son los objetivos originales de la verificación por corte en vigas preesforzadas del

proyecto de la Vı́a Expresa Sur?

2. ¿Qué se ha hecho hasta la actualidad para lograr estos objetivos?

3. ¿Las actividades desarrolladas tienen fallas o errores?

4. ¿Si existen deficiencias, cuáles son?

5. ¿Cuáles son las razones o causas de esas deficiencias?
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1.1. El Problema.

Pregunta sobre la quinta parte del problema (Empirismos Normativos)

1. ¿Cuáles son los planteamientos teóricos directamente relaciones con este tipo de proyecto

que debeŕıan conocer los ingenieros dedicados al diseño?

2. ¿Los ingenieros de diseño utilizan las normas actualizadas y aplican bien los planteamientos

teóricos?

3. ¿Existen algunos o desconocen o aplican mal?

4. ¿Si existen empirismos normativos, cuáles son?

5. ¿Cuáles son las causas de empirismos normativos?

1.1.4. Justificación.

1. Esta investigación es necesaria para los ingenieros dedicados al diseño, porque sus aportes

pueden contribuir a mejorarlas.

2. Es también necesaria para nuevos proyectos EPC, porque sus aportes pueden contribuir

a que beneficien más.

3. Es conveniente para todo el páıs, porque contribuiŕıa a optimizar los materiales tales como

el acero en proyectos medianos a grandes.

4. Es, asimismo, conveniente para la Universidad Nacional San Cristóbal de Huamanga, dado

que tiene como parte de sus fines, la investigación cient́ıfica y la extensión universitaria en

beneficio del páıs.

1.1.5. Importancia.

Es importante porque concede aporte de solución a los problemas planteado en ı́tem 1.1.3 y para

que el ingeniero encargado de la verificación por corte optimice y economice el costo de las vigas

preesforzadas de puentes, intercambios viales y viaductos.

1.1.6. Limitaciones.

Limitaciones: Topes externos

1. Se limita al puente Paseo de la República del proyecto de la Vı́a Expresa Sur (VESUR).

2. Se limita al distrito de Barranco, Surco y San Juan de Miraflores.

Restricciones: Topes internos

1. Se restringe a investigar, analizar y proponer.

2. El tiempo de dedicación de los investigadores es parcial y limitado.
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1.2. Objetivos de la Investigación.

1.2. Objetivos de la Investigación.

1.2.1. Objetivo General.

Diseñar el puente preesforzado y analizar la verificación por resistencia al corte del Puente

Paseo de la República de 225 mts del proyecto VESUR; con respecto a un Marco Referen-

cial que integre: Planteamientos Teóricos atingentes a la verificación por corte, vigas preesforzadas,

normas que rigen el diseño de puentes y condiciones del entorno-ámbito del proyecto; mediante

un análisis predominantemente cuantitativo pero con calificaciones e interpretacio-

nes cuantitativas, con el propósito de identificar las causas de las partes principales del

problema; de tal manera que tengamos base para proponer recomendaciones que contribuyan a

mejorar y optimizar la verificación de resistencia al corte.

1.2.2. Objetivos Espećıficos.

Para alcanzar el objetivo general enunciado en el numeral anterior, secuencial y concatenadamente,

se deben lograr los siguientes propósitos espećıficos:

1. Ubicar, seleccionar y presentar resumidamente los Planteamientos teóricos directamen-

te relaciones con este tipo de proyectos (Estado del arte), tales como (∼B1) Conceptos

Básicos de Preesforzado, (∼B2) Métodos para calcular la resistencia al corte y

(∼B3) Aporte del preesforzado a la resistencia al corte; La Norma y Manual que

debe cumplir, tales como: (∼B4) AASHTO LRFD 2012 y (∼B5) Manual de diseño de

puentes del MTC, respectivamente; las condiciones del Entorno-ámbito del proyecto, tales

como (˜B6) Proyecto EPC y (∼B7) Beneficios potenciales; todo lo cual será integrado

como Marco Referencial, necesario y suficiente, que usemos “a manera de modelo” como

patrón comparativo para el análisis de la verificación por corte en vigas preesforzadas del

proyecto VESUR.

2. Diseñar el puente preesforzado y describir el procedimiento de la verificación por corte del

Puente Paseo de la República de 225 mts del proyecto VESUR, en sus partes o variables,

tales como: (∼A1) Responsables, (∼A2) actividades del proyecto y (∼A3) Recursos.

3. Comparar cuantitativa y cualitativamente los resultados, con el apoyo de programas

computarizados, tales como los aplicativos de MS Office y Mindjet, cada parte o variable de

la verificación por corte, con respecto a cada parte o variable del Marco Referencial que se

considere atingente, que se obtendrá con el logro del objetivo “a”.

4. Identificar las causas, relaciones causales o motivos, de cada parte o variable del proble-

ma; es decir de: las limitaciones, empirismos aplicativos, carencias, deficiencias y

empirismos normativos.
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1.3. Hipótesis.

5. Proponer recomendaciones que contribuyan a mejorar las decisiones y acciones de la veri-

ficación por corte en vigas preesforzadas del proyecto VESUR, de tal manera que se sea cómo

se podŕıan superar las limitaciones, corregir los empirismos aplicativos, cubrir las carencias,

reducir las deficiencias y empirismos aplicativos.

1.3. Hipótesis.

1.3.1. Hipótesis General.

La verificación por corte del Puente Preesforzado Paseo de la República de 225 mts de Luz de

la VESUR adolece de limitaciones, empirismos aplicativos, carencias, deficiencias y empirismos

normativos, que afectan el aprovechamiento al máximo de la resistencia al corte de las vigas prees-

forzadas del proyecto VESUR; porque no se ajusta adecuadamente a las normas que la rigen, como

la AASHTO LRFD 2012 y el Manual de Diseño de Puentes; o por desconocer o aplicar mal algunos

Planteamientos Teóricos atingentes a este tipo de proyectos o por no entender el entorno regional;

como el tipo de proyecto EPC y el beneficio potencial.

1.3.2. Hipótesis Secundarias.

1. Por no haber considerado el tipo de proyecto EPC (∼B6), o no se hayan adecuado a las

condiciones del entorno para obtener los beneficios potenciales (∼B7), no se apliquen las

normas como la AASHTO LRFD 2012 (∼B4); explica y está relacionado casualmente

con las limitaciones (∼X1), que afectan negativamente a las actividades del proyecto

(A2) para el logro de los objetivos de la verificación por corte de las vigas preesforzadas del

proyecto VESUR.

Orden de la subhipótesis

∼ Bn,∼ Xn,An.

2. Los responsables (A1) de la verificación por corte, adolecen de empirismos aplicativos

(∼X2); porque no conocen o aplican mal algunos conceptos (∼B1), además de no considerar

el aporte del preesforzado (∼B3), directamente relacionado con la verificación por corte.

Orden de la subhipótesis

An,∼ Xn,∼ Bn.

3. Por no conocer los métodos para calcular la resistencia al corte (∼B2) y por no haber

cumplido con las especificaciones del AASHTO LRFD 2012 (∼B4); explican y están

relacionados directamente con las carencias (∼X3) de los recursos (A3), que permiten el

aprovechamiento al máximo de la resistencia al corte.

Orden de la subhipótesis

∼ Bn,∼ Xn,An.
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1.4. Variables.

4. Los responsables (A1) de la verificación por corte tienen deficiencias (∼X4), debido a que

no se utiliza los conceptos (∼B1) en cada parte de la viga o no se adecuan a las normas

como la AASHTO LRFD 2012 (∼B4) y el manual de diseño de puentes (∼B5).

Orden de la subhipótesis

An,∼ Xn,∼ Bn.

5. Los responsables (A1) de la verificación por corte adolecen de empirismos normativos

(∼X5), porque no usan las especificaciones AASHTO LRFD 2012 (∼B4) y el manual

de diseño de puentes (∼B5).

Orden de la subhipótesis

An,∼ Xn,∼ Bn.

Ver el Anexo A.3.

1.4. Variables.

1.4.1. Identificación de variables.

∼B: Variables del Marco Referencial (Variables Independientes = Causas Mayorita-

rias)

Teóricas

∼ B1 = Conceptos

∼ B2 = Métodos para calcular la resistencia al corte

∼ B3 = Aporte del preesfuerzo

Normativas

∼ B4 = AASHTO LRFD 2012

∼ B5 = Manual de diseño de puentes

Del entorno del proyecto

∼ B6 = Proyecto EPC

∼ B7 = Beneficios potenciales

A: Variables de la Realidad (Variables Intervinientes = Causas Minoritarias)

A1 = Responsables

A2 = Actividades

A3 = Recursos

∼X: Variables del problema (Variables Dependientes = Efectos o Consecuencias)

∼ X1 = Limitaciones
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1.5. Tipos de Investigación.

∼ X2 = Empirismos aplicativos

∼ X3 = Carencias

∼ X4 = Deficiencias

∼ X5 = Empirismos normativos

1.5. Tipos de Investigación.

1.5.1. Tipos de Investigación.

Esta investigación es aplicada o fáctica, explicativa y causal.

1. Es aplicada.- También llamada fática por el objeto de investigación es una parte de la

realidad concreta que se da en el tiempo y en el espacio: la verificación por corte de las vigas

preesforzadas del proyecto VESUR; a la que se aplican como referentes, que forman parte

del Marco Referencial: los planteamientos teóricos directamente relacionados.

2. Es explicativa.- Porque trasciende o supera los niveles exploratorios y descriptivos que

usa para llegar al nivel explicativo, ya que, además de responder a la pregunta ¿Cómo es

la realidad? Descripción, trata de responder la pregunta ¿por qué es aśı la realidad que se

investiga?

3. Es causal.- Porque mediante el cruce de las variables del problema, la realidad y el marco re-

ferencial, plantea subhipótesis y, luego, la hipótesis global integradora, que buscan encontrar

las causas de las partes del problema.

1.5.2. Tipos de Análisis.

Es mixto, predominantemente cuantitativo, pero con calificaciones o interpretaciones cualitativas.

1.6. Diseño de la ejecución del plan como desarrollo de la

investigación.

1.6.1. El universo de la investigación.

El universo de esta investigación entraña o comprende a la sumatoria de todos los datos de los

dominios de todas las variables que se cruzan en todas las subhipótesis que se deben contrastar y

que ya se identificaron en el numeral 1.4.1.
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1.6. Diseño de la ejecución del plan como desarrollo de la investigación.

1.6.2. Técnicas, instrumentos e informantes o fuentes y variables a las

que se aplicará cada instrumento.

Dados los cruces de todas las subhipótesis, sabemos que para poder contrastarlas se requerirá

aplicar o recurrir a los siguientes:

1. La Técnica de Análisis Documental; utilizando como instrumentos de recolección de

datos de fuentes documentales fichas textuales y de resumen; recurriendo como fuentes

a libros especializados, documentos oficiales e internet; que aplicaremos para obtener datos

de los dominios de las variables: Conceptos, métodos para calcular la resistencia al corte,

aporte del preesforzado, AASHTO LRFD 2012, Manual de diseño de puentes, Proyecto EPC

y beneficios potenciales.

Ver anexos: Anexo A.5, con su complemento el Anexo A.4, y su concatenación

con el Anexo A.3.

2. La técnica de la Entrevista; utilizando como instrumento para recopilación de da-

tos de campo una “Gúıa de entrevistas”; recurriendo a informantes responsables y a los

representantes de la comunidad; que aplicaremos para obtener los datos de los dominios de

las variables: Responsables, actividades y recursos.

Ver anexos: Anexo A.5, con su complemento el Anexo A.4, y su concatenación

con el Anexo A.3.

1.6.3. Población de Informantes y Muestras.

1.6.3.1. Población de informantes: Ejecutivos.

La población de informantes responsables es muy pequeña ya que comprende a los ejecutivos de

la Municipalidad Metropolitana de Lima y a los ejecutivos de la Concesionaria Vı́a Expresa Sur, y

como se tratará de entrevistas a todos los informantes no se formula muestra.

1.6.3.2. Población de informantes: Gerentes de la empresa Graña y Montero.

La situación es similar; se trata de entrevistar a los significativos gerentes de ingenieŕıa y construc-

ción de la empresa Graña y Montero, pero en un número que duplique al de responsables; y por

ello, tampoco para esta población habrá de hacerse o determinarse muestra.

1.6.4. Forma de tratamiento de los datos.

Los datos obtenidos mediante la aplicación de técnicas e instrumentos antes mencionados; serán

incorporados a programas computarizados tales como los aplicativos de MS Office, Latex y Mindjet;

y con precisiones porcentuales y prelaciones u ordenamientos de mayor a menor, los promedios serán

presentados como informaciones en forma de gráficos, cuadros o resúmenes.
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1.6. Diseño de la ejecución del plan como desarrollo de la investigación.

1.6.5. Forma de análisis de las informaciones.

Respecto a las informaciones presentadas como gráficos, cuadros o resúmenes, se formularán

apreciaciones objetivas.

Las apreciaciones directamente relacionadas con una determinada subhipótesis se usarán como

premisas para contrastar esa subhipótesis, procediéndose igual con cada una de ellas.

El resultado de la contrastación de cada subhipótesis, dará base para formular una conclusión

parcial.

Aśı tendremos (5) variables del problema, (5) subhipótesis y (5) conclusiones parciales. Los

resultados de las contrastaciones de la subhipótesis, a su vez, se usarán como premisas para

contrastar la Hipótesis Global.

El resultado de la contrastación de la hipótesis global nos dará base para formular la Conclusión

General.

Cada resultado de una contrastación que puede ser: a) prueba total, b) disprueba total y c) prueba

y disprueba parciales, serán considerados al formular las conclusiones parciales o generales.

Las Conclusiones fundamentarán las recomendaciones de esta investigación.
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2 Marco Referencial.

2.1. Marco Teórico.

2.1.1. Conceptos.

2.1.1.1. Preesfuerzo.

Presforzar es generar internamente en una estructura unas fuerzas con las cuales se pretende

balancear o equilibrar, parcial o totalmente, las cargas a las que es sometida, y por ende compensar

sus efectos. Estas fuerzas se pueden generar antes, durante o después de la aparición de las cargas

sobre la estructura.

Las fuerzas de presforzado son fuerzas activas, es decir, que actúan sobre la estructura indepen-

dientemente de la aparición de otras cargas. Por esta razón, la concepción, el cálculo de esta

estructura requiere de estudios juiciosos, pues con solo las fuerzas de presforzado se podŕıan

ocasionar daños y hasta el colapso de la estructura [14].

Podemos clasificar el presfuerzo según el momento de tensionamiento de los tendones o torones con

respecto al vaciado del concreto. Entonces puede ser:

Pretensado

Postensado

Los miembros de concreto pretensado presforzado se producen restirando o tensando los tendones

entre anclajes externos antes de vaciar el concreto. Al endurecerse el concreto fresco, se adhiere al

acero. Cuando el concreto alcanza la resistencia requerida se retira la fuerza presforzante aplicada

por gatos, y esa misma fuerza es transmitida por adherencia del acero al concreto. En el caso de

los miembros de concreto postensado presforzados, se esfuerzan los tendones después de que ha

endurecido el concreto y de que se ha alcanzado suficiente resistencia, aplicando la acción de los

gatos contra el miembro de concreto mismo [15].
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2.1. Marco Teórico.

2.1.1.2. Pretensado

En este método, los cables o alambres, colocados en el encofrado son traccionados en los anclajes

y posteriormente se vaćıa el concreto alrededor de los cables. Cuando el concreto ha adquirido

la resistencia necesaria, se liberan los cables de sus anclajes y por adherencia, se transfiere al

concreto la fuerza previamente introducida a los cables.

Este método se utiliza ampliamente en las plantas de prefabricado, ya que varios elementos pueden

ser constrúıdos con los mismos cables [16] ver figura 2.1.

Figura 2.1: Pretensado de las vigas con los torones rectos Fuente: [1].

1. Secciones t́ıpicas.

En el Perú, las vigas prefabricadas más comúnmente utilizados son las secciones estándar

AASHTO, como se muestra en el Apéndice B del Manual de diseño de puente PCI (2011).

Varias empresas como TITANDOL y PREANSA tienen su propio estándar de productos de

la viga. Los pefrabicados de fabricacón local deben ser consultados sobre la disponibilidad de

vigas antes de comenzar el diseño. Las secciones transversales t́ıpicas de vigas prefabricadas

utilizadas para puentes comunes se muestran a continuación:

Viga tipo I

Vigas Doble T

Vigas tipo U

Vigas tipo cajón

Entre estas vigas, la viga tipo I es la más utilizada comunmente, porque su tipo de estructura

ha demostrado ser una excelente opción para una rápida construcción y ampliación de las

estructuras existentes. Sin requerimientos de falsos puentes. La construcción de prefabricados

de vigas por lo general toma mucho menos tiempo que los puentes hechos In situ. Una vez

vaciado la losa de concreto armado, la sección transversal se convierte en sección compuesta,

minimizando las deflexiones. El la figura 2.2 se muestra la viga tipo I.
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2.1. Marco Teórico.

Figura 2.2: Vigas pretensadas tipo I Fuente: [1].

2. Caracteŕısticas principales del prefabricado.

En los estados ĺımites de servicio, las tensiones en el concreto de la viga cambian en varias

etapas de carga. En general, hay tres etapas principales que deben tenerse en cuenta en

el diseño. La figura 2.3 ilustra las distribuciones de esfuerzos del concreto a flexión en la

transferencia, cuando se hace el vaciado de la losa, y cuando está en estado de servicio.

3. Perfil de los torones de preesforzado.

El corazón de la filosof́ıa de diseño del concreto pretensado es el posicionamiento de los

cables de pretensado dentro de la viga prefabricada: el centro de gravedad de los torones

(cgs) es alejada del centro de gravedad de la sección del concreto (cgc) para maximizar la

excentricidad, que es definido como la distancia entre el cgs y cgc para una sección. La

excentricidad produce una distribución de esfuerzos a flexión que beneficia a lo largo de

longitud de la viga para contrarrestar la tensión por flexión debido a las cargas muertas. La

excentricidad más grande se proporciona en los lugares donde se espera que la tensión debe

ser la más grande.

Un diseño eficiente de las vigas prefabricadas requiere de la variación de excentricidad de

los torones a lo largo de la longitud del miembro y/o limitar la fuerza en del torón en la

transferencia. Las vigas prefabricadas son usadas como un tramo simple, hecho continuo

con el vaciado de la losa para la carga viva, o empalmados. Éstos prefabricados son

transportados e inicialmente instalados como segmentos simplemente apoyados. Para una

viga simplemente apoyada con torones rectos, la excentricidad entre el cgs y el cgc ayudan

a reducir la tensión posible fisura miento en el centro de luz para el estado de servicio. Sin

embargo, los esfuerzos de tracción se pueden desarrollar cerca a los extremos de la viga,

donde las tensiones de flexión debido al peso propio son mı́nimos. Excesivas tensiones de

compresión pueden ser desarrolladas de manera similar. La ubicación más cŕıtica cerca de

los extremos está en la longitud de transferencia, es decir, la distancia desde el extremo de
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2.1. Marco Teórico.

Figura 2.3: Distribución de esfuerzos por flexión en el centro de luz-en la transferencia,
en el vaciado de la losa y en el estado de servicio. (a) En la transferencia (Sección no
compuesta). (b) En el momento de la vaciado de la losa (Sección no compuesta). (c) En
el estado de servicio bajo carga muerta y carga viva (Sección compuesta). Fuente: [2].

la viga hasta donde toda la fuerza del torón es desarrollado [2].

Para reducir el esfuerzo de tracción y compresión en los extremos de las vigas, el diseñador

considera normalmente dos opciones: (1) Reducir la excentricidad en los extremos inclinando

los torones (Figuras 2.4 y 2.5) o (2) blindando (o desuniendo con mangueras) los torones del

miembro en los extremos para reducir la fuerza de pretensado (Figura 2.6)). Ambos se usan
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comúnmente, a menudo a preferencia del fabricador, quienes pueden ser consultados cuando

se escogen estas alternativas [2].

Figura 2.4: Perfil t́ıpico del pretensado Fuente: [1].

Figura 2.5: Sujeción de los torones en la cama de prefabricados Fuente: [1].

2.1.1.3. Postensado

En este método la fuerza de tracción es aplicada a los torones o cables cuando el concreto tiene

la resistencia requerida. Los cables son colocados en conductos o vainas y después de cortados los

cables, estos conductos son inyectados con pasta de cemento. Este método tiene la ventaja de que

los cables pueden ser curvos [16].

1. Beneficios del Postensado.

La resistencia a la tracción del concreto es sólo alrededor del 10% de su resistencia a la

compresión. Como resultado, el concreto es más propenso a agrietarse cuando se carga. El

acero de refuerzo puede ser embebido en el concreto para que pueda resistir los esfuerzos de

tracción que el concreto no puede resistir. El refuerzo es seleccionado asumiendo que la zona

en tensión del concreto no está cargada y que los esfuerzos de tensión solo son resistidos por

las barras de refuerzo. El resultado de los miembros de concreto reforzado es que pueden

agrietarse, pero pueden soportar con eficacia las cargas de diseño (Figura 2.7). Aunque se
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Figura 2.6: Revistimiento con mangueras para decementar el torón Fuente: [1].

Figura 2.7: Viga de concreto reforzado bajo cargas Fuente: [3].

producen grietas en el concreto armado, las grietas son normalmente muy pequeñas y bien

distribuidas. Las grietas en el concreto armado pueden reducir la durabilidad a largo plazo.

La introducción de un medio de compresión previa en las zonas de tracción del concreto,

reduce o elimina la formación fisuras para producir puentes de concreto más durables [3].

2. Caracteŕıstica principal del preesforzado.

La función de postensado es colocar la estructura de concreto bajo compresión en aquellas

regiones donde la carga provoca un esfuerzo de tracción. La tensión causada por las cargas

aplicadas primero tendrá que cancelar la compresión inducida por la tensión previa antes de

que se pueda fisurar el concreto. La figura 2.8 (a) muestra una viga de concreto de un tramo

simplemente apoyado y una viga en voladizo bajo la carga aplicada. La figura 2.8 (b) muestra

las mismas vigas sin la carga con fuerzas aplicadas en los tendones de postensado. Al colocar

el postensado en la parte baja de la viga simplemente apoyada y en la parte superior de la

viga en voladizo, la compresión es inducida en las zonas de tensión; creando contraflechas.

La figura 2.8 (c) muestra las dos vigas postensadas y las cargas aplicadas. Las cargas causan

una deflexión en la viga simplemente apoyado y en la viga en voladizo, creando tensiones de

tracción en parte inferior de la viga y en la parte superior del voladizo. El diseñador equilibra

los efectos de carga y postensa de tal manera que la tensión de la carga se compensa por la

comprensión inducida por el postensado. La tensión es eliminada bajo la combinación de los

dos y se previenen las fisuras. Como resultado, la durabilidad del concreto se incrementa y

son más eficientes [3].

3. Secciones t́ıpicas.
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Figura 2.8: Comparación de vigas de concreto reforzadas y presforzadas Fuente: [3].

En el Perú, las vigas postensadas comúnmente utilizadas son las de tipo cajón multicelulares.

La alta resistencia a la torsión de la viga tipo cajón hace que sea especialmente adecuado para

la alineación horizontal curvada (Figura 2.9), tales como los necesarios para las rampas de

autopistas o viaductos. Otras secciones transversales t́ıpicas de vigas postensadas utilizadas

para puentes comunes se muestran a continuación:

Viga tipo I

Vigas tipo U

Figura 2.9: : Puente de San Luis Rey Ŕıo: Puente tipo cajón multicelular de concreto
postensado Fuente: [1].

4. Perfil de los tendones del postensado.

Para inducir el fuerzo de compresión a lo largo de todos los lugares de la viga del puente,

UNIVERSIDAD NACIONAL DE SAN CRISTÓBAL DE HUAMANGA 18
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la ruta de cable de postensado debe ser parabólico a lo largo de la longitud de la viga. Una

viga t́ıpica continua es sometida a momentos negativos cerca de los apoyos fijos, y momentos

positivos cerca de la mitad del tramo. La excentricidad determina el nivel de esfuerzo de

compresión en un lugar determinado en la sección transversal. Con el fin de cumplir con los

criterios de la cara en tracción la ubicación de la trayectoria de cable de postensado será alto

(por encima del eje neutro) en apoyos fijos, bajo (por debajo del eje neutro) en el centro

del tramo, y en el centroide de la sección en los apoyos extremos del puente (Figura 2.10).

La forma de la trayectoria del cable es aproximadamente el mismo que el signo opuesto al

diagrama de momento flector debido a la carga muerta [1].

Figura 2.10: : Perfil de postensado t́ıpico de un puente de dos tramos Fuente: [1].

2.1.1.4. Tipos de puentes prefabricados y Longitudes

Hay tres tipos de puentes prefabricados 1) Prefabricados con vigas pretensadas 2) Vigas posten-

sadas continuas y 3) Vigas prefabricadas segmentales. La tabla 2.1 Resume las longitudes t́ıpicas

para estos puentes [1].

Tabla 2.1: Tipos de puentes con vigas prefabricadas y longitudes de tramos.

Tipo de Puente Longitud posible Longitud de preferencia
del tramo (m) del tramo (m)

Prefabricado con vigas pretensadas 9m a 61m 9m a 55m
Vigas postensadas continuas 30m a 100m 36m a 75m
Prefabricado con vigas segmentales 60m a 135m 75m a 120m

Fuente: [1].

El uso de prefabricados de concreto es una mejor alternativa práctica, rápida y económica, en la

construcción de viaductos [17].

UNIVERSIDAD NACIONAL DE SAN CRISTÓBAL DE HUAMANGA 19
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2.1.1.5. Concreto.

El concreto que se usa para presforzar se caracteriza por tener mayor calidad y resistencia con

respecto al utilizado en construcciones ordinarias. Los valores comunes de f´c oscilan entre 350 y

500 kg/cm2, siendo el valor estándar 350 kg/cm2. Se requiere esta resistencia para poder hacer

la transferencia del presfuerzo cuando el concreto haya alcanzado una resistencia de 280 kg/cm2.

La gran calidad y resistencia generalmente conduce a costos totales menores ya que permite la

reducción de las dimensiones de la sección de los miembros utilizados.

Con ello, se logran ahorros significativos en peso propio, y grandes claros resultan técnica y

económicamente posibles. Las deflexiones y el agrietamiento del concreto pueden controlarse y

hasta evitarse mediante el presfuerzo.

Es posible el usode aditivos y agregados especialmente en elementos arquitectónicos [4].

2.1.1.6. Acero de preesfuerzo.

El acero de presfuerzo es el material que va a provocar de manera activa momentos y esfuerzos

que contrarresten a los causados por las cargas. Existen tres formas comunes de emplear el acero

de presfuerzo: alambres, torón y varillas de acero de aleación [4].

1. Alambres.- Los alambres individuales se fabrican laminando en caliente lingotes de acero

hasta obtener alambres redondos que, después del enfriamiento, pasan a través de troqueles

para reducir su diámetro hasta su tamaño requerido. El proceso de estirado, se ejecuta en

fŕıo lo que modifica notablemente sus propiedades mecánicas e incrementa su resistencia.

Posteriormente se les libera de esfuerzos residuales mediante un tratamiento continuo de

calentamiento hasta obtener las propiedades mecánicas prescritas. Los alambres se fabrican

en diámetros de 3, 4, 5, 6, 7, 9.4 y 10 mm y las resistencias vaŕıan desde 16,000 hasta 19,000

kg/cm2. Los alambres de 5, 6 y 7 mm pueden tener acabado liso, dentado y tridentado [4].

2. Torón.- El torón se fabrica con siete alambres firmemente torcidos (Figura 2.11) cuyas

caracteŕısticas se mencionaron en el párrafo anterior; sin embargo, las propiedades mecánicas

comparadas con las de los alambres mejoran notablemente, sobre todo la adherencia. El

paso de la espiral o hélice de torcido es de 12 a 16 veces el diámetro nominal del cable. La

resistencia a la ruptura, fsr, es de 19,900 kg/cm2 para el grado 270K (270,000 lb/pulg2), que

es el más utilizado actualmente. Los torones pueden obtenerse entre un rango de tamaños

que va desde 3/8” hasta 0.6 pulgadas de diámetro, siendo los más comunes los de 3/8” y de

1/2” con áreas nominales de 54.8 y 98.7 mm2, respectivamente [4].

3. Varillas de acero de aleación.- La alta resistencia en varillas de acero se obtiene mediante

la introducción de algunos minerales de ligazón durante su fabricación. Adicionalmente se
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Figura 2.11: Torón utilizado en concreto presforzado [4].

efectúa trabajo en fŕıo en las varillas para incrementar aún más su resistencia. Después

de estirarlas en fŕıo se les libera de esfuerzos para obtener las propiedades requeridas. Las

varillas de acero de aleación se producen en diámetros que vaŕıan de 1/2” hasta 13/8” [4].

2.1.1.7. Esfuerzos ĺımites el tendon de presforzado.

El propósito de los ĺımites de tensión en los tendones de pretensado es mitigar la fractura del tendón,

para evitar una deformación inelástica en el tendón, y para permitir las pérdidas de presforzado.

La tabla 2.2 de la AASHTO LRFD Bridge Design Specifications 2012, en adelante denominado

como “AASHTO LRFD” muestra los ĺımites de tensión para tendones de pretensado y postensado.

Tabla 2.2: Ĺımites de tensión para los tendones de presforzado [5].
Tipo de tendon

Condicion
Cables aliviados de

tensiones y barras lisas
de alta resistencia

Cables de baja
relajacion

Barras de alta
resistencia

conformadas

Pretensado

Inmediatamente antes de la transferencia 0.70fpu 0.75fpu −
En estado ĺımite de servicio después de todas
las pérdidas

0.80fpy 0.80fpy 0.80fpy

Postensado

Antes del acuñamiento, se puede permitir fs
a corto plazo

0.90fpy 0.90fpy 0.90fpy

En anclajes y acoplamientos inmediatamen-
tes después del acuñamiento de los anclajes

0.70fpu 0.70fpu 0.70fpu

En el extremo de la zona de pérdida por asen-
tamiento inmediatamente después del acuña-
miento del anclaje

0.70fpu 0.74fpu 0.70fpu

En estado ĺımite de servicio después de las
pérdidas

0.80fpy 0.80fpy 0.80fpy

Fuente: AASHTO LRFD Bridge Design Specifications,2012, Asociación Americana de Oficiales de Carreteras
Estatales y Transportes, Washington DC, Tabla 5.9.3-1
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2.1.1.8. Esfuerzos ĺımites para el concreto.

El propósito de los esfuerzos ĺımite es para asegurar que no hay una sobrecarga en el momento del

tensado y después de la transferencia, y para evitar el agrietamiento (Totalmente preesforzado) o

para controlar las fisuras (parcialmente preesforzado) en el estado ĺımite de servicio. Las Tablas

2.3 y 2.4 de la AASHTO LRFD muestran los esfuerzos ĺımites para el concreto.

Tabla 2.3: Ĺımites para la compresión y tensión de tracción temporaria en el concreto
antes de las pérdidas − Elementos totalmente pretensados [5].

Tipo de esfuerzo Area y Condición Esfuerzo (Ksi)

Compresión Tensión de compresión en los elementos de concreto
pretensado y postensado

0.60 f
′
ci

Tensión En la zona de tracción precomprimida sin armadura
adherente

N/A

En áreas fuera de la zona de tracción precomprimi-
da y sin armadura auxiliar adherente

0.0948
√

f ′ci ≤
0.2

En áreas con armadura adherente (barras de arma-
dura o acero de pretensado) suficiente para resistir
la fuerza de tracción en el concreto calculada su-
poniendo una sección no fisurada, cuando la arma-
dura se dimensiona utilizando una tensión de 0,5fy,
no mayor que 340ksi

0.24
√

f ′ci

Para tensiones de manipuleo en pilares pretensados 0.18
√

f ′ci

Fuente: AASHTO LRFD Bridge Design Specifications,2012, Asociación Americana de
Oficiales de Carreteras Estatales y Transportes, Washington DC, Articulo 5.9.4

Tabla 2.4: Ĺımites para la compresión y tensión de compresión en el concreto pretensado
después de las pérdidas − Elementos totalmente pretensados.

Tipo de esfuerzo Area y Condición Esfuerzo (Ksi)

Compresión Bajo la suma de fuerza efectiva de pretensado y
cargas permanentes

0.45 f
′
c

Tensión provocada por la sumatoria de las tensiones
efectivas de pretensado, cargas permanentes y car-
gas transitorias, y durante las operaciones de trans-
porte y manipuleo

0.60φw f
′
c

Tensión Para elementos con tendones de pretensado o arma-
dura adherente sujetos a condiciones de corrosión
leves o moderadas

0.19
√

f ′c

Para elementos con tendones de pretensado o arma-
dura adherente sujetos a condiciones de corrosión
severas

0.0948
√

f ′c

Para elementos con tendones de pretensado no ad-
herentes

No tensión

Fuente: AASHTO LRFD Bridge Design Specifications,2012, Asociación Americana de
Oficiales de Carreteras Estatales y Transportes, Washington DC, Tablas 5.9.4.2.1-1,5.9.4.2-1.
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2.1.2. Métodos de Diseño por Corte.

Para realizar el diseño contamos con dos métodos muy utilizados en América y Europa. El primero

es el Método de Modelo por Secciones utilizada por la AASHTO LRFD y el segundo es el Método

de Bielas y Tirantes usado en las normas Europeas como la EHE (asociación Española de Hormigón

Estructural)[18]. A continuación, se describe los dos métodos. La que analizaremos a detalle será

el método de diseño por secciones.

2.1.2.1. Método de Bielas y Tirantes.

Se pueden utilizar modelos de bielas y tirantes para determinar solicitaciones internas cerca de

los apoyos y los puntos de aplicación de las cargas concretadas. También se debeŕıa considerar un

modelo de bielas y tirantes para diseñar zapatas y cabezales de pilotes o para otras situaciones en

las cuales la distancia entre los centros de la carga aplicada y las reacciones de apoyo es menor

que aproximadamente dos veces el espesor del elemento. Un ejemplo de modelo de bielas y tirantes

para una viga continua se muestra en la figura 2.12.

Figura 2.12: Modelo para solucionar con el método de bielas y tirantes [5].

2.1.2.2. Método de Modelo por Secciones - MCFT.

La expresión que utiliza la norma AASHTO LRFD se basa en el método de Modelo Seccional

basado en la Teoŕıa de Campo de Compresiones Modificado (Modified Compression Field Theory

- MCFT). Este método considera las hipótesis de que las secciones permanecen planas después de

la aplicación de cargas y cumplen con las condiciones de equilibrio, relación esfuerzo deformación

y las de compatibilidad ver figura 2.13.

En adelante, se muestra la formulación de la resistencia nominal del concreto y del acero bajo los

conceptos de MCFT.

UNIVERSIDAD NACIONAL DE SAN CRISTÓBAL DE HUAMANGA 23
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Figura 2.13: Modelo seccional para una viga según la AASHTO LRFD [5].

2.1.2.3. Resistencia Nominal al Corte.

La resistencia nominal al corte, Vn, será determinado como el menor de:

Vn = Vc +Vs +Vp (2.1.1)

Vn = 0.25 f
′
cbvdv +Vp (2.1.2)

En el cual:

Vc = si el procedimiento del Articulo 5.8.3.4.1 o 5.8.3.4.2 son usados.

Vc = 0.0316β

√
f ′cbvdv (2.1.3)

Vc = el menor de Vci y Vcw, si el procedimiento del Articulo 5.8.3.4.3 son usados.

Vs = la resistencia del refuerzo transversal.

Vs =
Av fydv(cotθ + cotα)sinα

s
(2.1.4)

Donde refuerzo transversal consta de una sola barra longitudinal o un solo grupo de barras paralelas

longitudinales dobladas hacia arriba a la misma distancia del soporte, la resistencia al corte Vs

proporcionada por estas barras será determinado como:

Vs = Av fy sinα ≤ 0.095
√

f ′cbvdv (2.1.5)

Donde:

bv = ancho de alma efectivo tomado como el mı́nimo ancho del alma dentro de la altura dv,

como se determina en el Art́ıculo 5.8.2.9 (in)
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2.1. Marco Teórico.

dv = altura de corte efectiva como se determina en el Art́ıculo 5.8.2.9 (in)

S = separación de estribos.

β = factor que indica la capacidad del concreto fisurado diagonalmente de transmitir trac-

ción según se especifica en el Art́ıculo 5.8.3.4

θ = ángulo de inclinación de las tensiones de compresión diagonal como se determina en el

Art́ıculo 5.8.3.4 (º). Si los procedimientos del Art́ıculo 5.8.3.4.3 se utilizan, cotθ está

definida en el mismo.

α = ángulo de inclinación de la armadura transversal respecto del eje longitudinal (º)

Av = área de la armadura de corte en una distancia s in2.

Vp = componente de la fuerza de pretensado efectiva en al dirección de corte aplicado; po-

sitivo si se opone al cortante aplicado; V p = 0 cuando se aplica el art́ıculo 5.8.3.4.3

(kip)

2.1.3. Resistencia al corte.

MCFT se introdujo en la primera edición de AASHTO LRFD Especificaciones (1994). Aunque

es una teoŕıa elegante y coherente sobre la base de los primeros principios, su uso fue percibido

por algunos a ser demasiado complejo para el diseño t́ıpico. El Subcomité AASHTO en Puentes y

Estructuras en combinación con varios estudios de investigación simplifican el método para evitar

la iteración requerida para la determinación de los parámetros β y θ . En las especificaciones

estándar (2002), hay dos principales métodos para la estimación de la resistencia al corte, y los

eran métodos distintos para concreto pretensado y convencionales como el concreto reforzado.

Hab́ıa ajustes para el concreto estructural, fuerzas de compresión o tensión, y el nivel de pre

compresión pretensado. Estos métodos son, en parte, utilizados como métodos alternativos dentro

de la AASHTO LRFD [11].

Todos los métodos utilizan la ecuación 2.1.1 que combina los efectos resistidos a corte por el

concreto, acero, y la componente vertical de la fuerza de preesforzado, por ejemplo, torones en

forma parabólica en vigas postensadas o torones inclinados en vigas pretensadas. Estos métodos

vaŕıan en el enfoque para estimar la resistencia asociado con cada de estos tres mecanismos.

En la AASHTO LRFD, hay tres métodos:

1. Método 1: Procedimiento simplificado para secciones no presforzadas. [A5.8.3.4.1]

2. Método 2: Procedimiento general para calcular la resistencia al corte. [A5.8.3.4.2 y AASHTO

Apéndice B5]

3. Método 3: Procedimiendo simplificado para secciones presforzadas y no presforzadas

[A5.8.3.4.3]
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El método 1 es similar a la aproximación tradicionalmente utilizado, porque asume que el ángulo θ

de la fisura por corte es 45◦ y el factor que indica la capacidad del concreto fisurado diagonalmente

a trasmitir tracción β es 2.0 [A5.8.3.4.1]. Este es un ajuste emṕırico de los datos y los detalles

que se presentan en la mayoŕıa de los textos sobre diseño en concreto armado. El Método 1

se demuestra mediante un ejemplo más adelante. Esto es similar al enfoque estándar utilizado

durante décadas en las especificaciones estándar (2002).

El método 2 tiene dos formas: una forma simplificada que se proporciona en el cuerpo de la AASH-

TO LRFD [A5.8.3.4.2] que está fundada en la MCFT presentado en la sección anterior 2.1.2.2; sin

embargo, se añadieron algunas simplificaciones de las caracteŕısticas para ser “estad́ısticamente

equivalente” a la teoŕıa completa. La MCFT se presentan en su forma completa por encima de

lo que puede ser utilizado a través de la AASHTO LRFD y se proporciona en el Apéndice B de

Sección 5.

El método 3 se basa en la modificación de los procedimientos de resistencia al corte de concreto

preesforzado previsto en la Especificaciones Estándar del (2002) modificado por Hawkins et al.

(2005) como se describe en NCHRP Informe 549 [13]. Este método puede ser utilizado tanto para

la sección de preesforzado y no preesforzado y es coherente con el Comité ACI 318 [19].

Estos métodos se describen a continuación y en la parte 3 se usa estos métodos para ilustrar y

luego compararlos. El método más general y riguroso es el método 2 basado en MCFT. Esta se

aborda en primer lugar seguido por los otros métodos.

2.1.3.1. Resistencia al corte − Método 2: MCFT Apéndice B

Dadas las fuerzas aplicadas, νu se calcula a partir de la Ec. 2.1.6, se estima un valor de θ , y εx es

calculado a partir de la Ec. 2.1.7, ε1 puede ser determinada por la ecuación. 2.1.8. Con ε1 conocido,

β puede determinarse partir de la E.c 2.1.9.

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
(2.1.6)

εx =

|Mu|
dv

+ 0.5Nu + 0.5
∣∣Vu−Vp

∣∣cotθ −Aps fpo

2(EsAs + EpAps)
(2.1.7)

ε1 = εx +

[
εx + 0.002

(
1−

√
1− νu

f ′c

0.8 + 170ε1

sinθ cosθ

)]
cot2θ (2.1.8)

β =
4cotθ

1 +
√

500ε1
(2.1.9)

Luego, la resistencia al corte del concreto Vc puede calcularse a partir Ec. 2.1.3, la resistencia del

refuerzo requerido Vs de la ecuación 2.1.1, y el espaciamiento s del estribo requerido con la Ec.

2.1.4. Aśı, para un valor estimado de θ , la cantidad requerida de refuerzo vertical (estribos) para
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resistir los efectos de una fuerza dada puede calcularse directamente.

Para encontrar el valor adecuado de θ , el diseñador debe iterar hasta encontrar el valor ópitmo.

Este largo procedimiento posiblemente se ha acortado por el desarrollo del diseño Aids (Estas

ayudas se han desarrollado por Collins and Mitchell (1991 [20]) y están disponibles en la AASHTO

[A5.8.3.4.2].), en forma de tablas, para seleccionar θ y β . Las tablas originalmente aparecieron en

Collins y Mitchell (1991) y se han ampliado para incluir los valores negativos de εx [11]. Los valores

de θ y β para secciones con armadura transversal se dan en la Tabla 2.5 [Apéndice B5 en AASHTO].

Cuando se utiliza la Tabla 2.5, los valores de θ y β en una determinada celda de la tabla se puede

aplicar sobre un rango de valores. por ejemplo, θ = 34.4◦ y β = 2.26 se puede utilizar siempre εx no

sea superior a 0.75x10−3 y νu/ f
′
c no sea mayor que 0.125 . La interpolación lineal entre los valores

indicados en la tabla se puede utilizar, pero no se recomienda para los cálculos a mano [C5.8.3.4.2]

y es probable que no pueda garantizarse debido a la inherente nivel de precisión [11]. Además, una

tabla similar a la Tabla 2.5 para las secciones sin armadura transversal se proporciona en Apéndice

B5.

Tabla 2.5: Valores de θ y β para secciones con refuerzo transversal.

εxx1000
Vu/ f

′
c ≤−0.20 ≤−0.10 ≤−0.05 ≤0.00 ≤0.13 ≤0.25 ≤0.50 ≤0.75 ≤1.00

≤0.075 22.30 20.40 21.00 21.80 24.30 26.60 30.50 33.70 36.40
6.32 4.75 4.10 3.75 3.24 2.94 2.59 2.38 2.23

≤0.100 18.10 20.40 21.40 22.50 24.90 27.10 30.80 34.00 36.70
3.79 3.38 3.24 3.14 2.91 2.75 2.50 2.32 2.18

≤0.125 19.90 21.90 22.80 23.70 25.90 27.90 31.40 34.40 37.00
3.18 2.99 2.94 2.87 2.74 2.62 2.42 2.26 2.13

≤0.150 21.60 23.30 24.20 25.00 26.90 28.80 32.10 34.90 37.30
2.88 2.79 2.78 2.72 2.60 2.52 2.36 2.21 2.08

≤0.175 23.20 24.70 25.50 26.20 28.00 29.70 32.70 35.20 36.80
2.73 2.66 2.65 2.60 2.52 2.44 2.28 2.14 1.96

≤0.200 24.70 26.10 26.70 27.40 29.00 30.60 32.80 34.50 36.10
2.63 2.59 2.52 2.51 2.43 2.37 2.14 1.94 1.79

≤0.225 26.10 27.30 27.90 28.50 30.00 30.80 32.30 34.00 35.70
2.53 2.45 2.42 2.40 2.34 2.14 1.86 1.73 1.64

≤0.250 27.50 28.60 29.10 29.70 30.60 31.30 32.80 34.30 35.80
2.39 2.36 2.33 2.33 2.12 1.93 1.70 1.58 1.50

Fuente: AASHTO LRFD Bridge Design Specifications,2012, Asociación Americana de
Oficiales de Carreteras Estatales y Transportes, Washington DC, Tabla B5.2-1.

El diseño por corte de miembros con refuerzo transversal usando la teoŕıa de campo de compre-

siones modificadas (MCTF) consiste en los siguientes pasos (Collins y Mitchel [20] y [21]).

Paso 1 Determine la fuerza cortante factorada Vu y el momento envolvente Mu, en el estado Ĺımite

de Resistencia I. Los valores se determinan por lo general en la décima parte de cada tramo. Las
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2.1. Marco Teórico.

interpolaciones se pueden hacer fácilmente para las secciones cŕıticas tales como una distancia dv

desde el la cara de un soporte. En la teoŕıa de campo de compresiones modificado, dv es definido

como el brazo de palanca entre la resultante de la fuerza de compresión y la resultante de la fuerza

en tensión. La definición en A5.8.2.9 (Ver figura 2.14) añade que dv no debe ser menor que 0.9de

o 0.72h, donde de es la distancia de la fibra extrema en compresión al centroide del refuerzo en

tracción y h es la altura total del miembro.

Figura 2.14: Ilustración de los términos de bv y dv Fuente: C5.8.2.9-1. [5].

Paso 2 Calcule el esfuerzo cortante nominal νu con la Ec. 2.1.6 y dividir por resistencia del

concreto f
′
c para obtener el ratio de esfuerzo de corte νu/ f

′
c. Si esta relación es mayor que 0.25,

una sección transversal más grande debe ser elegido.

Paso 3 Estimar un valor de θ , puede ser 30◦, y se calcula el εx deformación longitudinal de la

Ec. 2.1.7. Para una viga preesforzada fpo es un parámetro tomado como nivel de preesforzado

habitual. Para los niveles habituales de preesforzdo, un valor para fpo de 0.7 fpo será apropiado

para miembros pretensados y postensados.

Paso 4 Use los valores calculados de νu/ f
′
c y εx para determinar θ de la Tabla 2.5 y comparar con

el valor estimado en el paso 3. Si es diferente, recalcular εx y repita el paso 4 hasta que el valor

estimado de θ pueda converger. Luego seleccionar el valor de β de la mitad inferior de la celda en

la Tabla 2.5.

Paso 5 Calcular la fuerza del refuerzo requerido Vs a partir de las ecuaciones 2.1.1 y 2.1.3 para

dar:

Vs =
Vu

φu
−Vp−0.0316β

√
f ′cbvdv (2.1.10)

Paso 6 Calcular la separación requerida de estribos con la ecuación 2.1.4 como:

s≤
Av fydv

Vs
cotθ (2.1.11)
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Esta separación no debe exceder el valor limitado para el refuerzo transversal mı́nimo según la

AASHTO [A5.8.2.5], es decir,

s≤
Av fy

0.0316
√

f ′cbv
(2.1.12)

También debe satisfacer los requisitos máximos de espaciado según la AASHTO LRFD [A5.8.2.7]:

Si νu < 0.125 f
′
c, entonces s≤ 0.8dv ≤ 24 in.

Si νu ≥ 0.125 f
′
c, entonces s≤ 0.4dv ≤ 12 in.

Paso 7 Comprobar si es adecuado el refuerzo longitudinal con la ecuación 2.1.13. Si la desigualdad

no se satisface, o bien se agrega un refuerzo longitudinal o se aumenta la cantidad de estribos.

As fy + ApsFps ≥
|Mu|
dvφ f

+ 0.5
Nu

φα

+(

∣∣∣∣Vu

φv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs)cotθ (2.1.13)

El apéndice 5B esboza además varias limitaciones y controles al procedimiento [Apéndice B5.2].

Estos son:

Mu será tomado como cantidades positivas y Mu no serán menos que (Vu−Vp)dv.

En el cálculo de As y Aps el área de refuerzo o torones que terminen menos que la longitud

de desarrollo de la sección bajo consideración, será reducido en proporción a su longitud

faltante de la longitud de desarrollo.

El valor de εx calculada a partir de la ecuacion 2.1.7. No será menor que −0.20x10−3

Para las secciones más cercanas que dv a la cara del soporte, el valor de εx calculado a dv de

la cara del soporte se puede utilizar para evaluar los valores de β y θ .

Si la tensión axial es lo suficientemente grande para fisurar la cara de la sección de compresión

a la flexión, el aumento resultado en εx se tendrá en cuenta. En lugar de cálculos mas precisos,

el valor calculado a partir de la ecuación 2.1.7 será el doble.

Está permitido determinar β y θ de la Tabla 2.5 utilizando un valor de εx que es mayor que

el calculado a partir de la ecuación 2.1.7; sin embargo, εx no será mayor que 3.0x10−3.

2.1.3.2. Resistencia al corte − Método 2: MCFT [A5.8.3.4.2]

La MCFT método descrito en [A5.8.3.4.2] es esencialmente similar como se indica en la sección

anterior. La diferencia primaria es que las ecuaciones son permitidas para calcular los coeficientes

β y el angulo de fisura θ y la tabla 2.5 no es necesario usarla. Esto facilita el cálculo a mano o

mediante hojas de cálculo u otras herramientas. Estas ecuaciones son

β =
4.8

1 + 750εs
(2.1.14)
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θ = 29 + 3500εs (2.1.15)

Donde εs es la deformación por tracción en el centroide del refuerzo:

εs =
(|Mu|/dv)+ 0.5Nu +

∣∣Vu−Vp
∣∣−ApsFpo

(EsAs + EpAps)
(2.1.16)

Nota: la deformación del refuerzo εs es asumido como el doble del promedio de εx en la mitad de

la altura total de la sección. Además, para evitar un proceso de iteración, 0.5cotθ se toma como

1 [C5.8.3.4.2]. Compare la ecuaciones 2.1.7 y 2.1.16 [11]. La demanda de acero de tensión debe

cumplir los mismos requisitos como se indica anteriormente:

As fy + ApsFps ≥
|Mu|
dvφ f

+ 0.5
Nu

φα

+(

∣∣∣∣Vu

φv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs)cotθ (2.1.17)

2.1.3.3. Resistencia al corte − Método 1: Método simplificado [A5.8.3.4.1]

Este método es similar a los métodos simples utilizado en el Comité ACI 318 y usado en tradicio-

nales libros de texto de concreto reforzado [22], [19] y [23]. Se limita a métodos preesforzados y se

pueden usar con o sin refuerzo transversal. El método utiliza simplemente:

β = 2 (2.1.18)

θ = 45◦ (2.1.19)

Vp = 0 (2.1.20)

Por lo tanto:

Vn = Vc +Vs (2.1.21)

Donde:

Vc = 0.0316β

√
f ′cbvdv (2.1.22)

Vs =
Av fydv

s
(2.1.23)

2.1.3.4. Resistencia al corte − Método 3: Simplificado [A5.8.3.4.3]

Este método está basado en las recomendaciones de la NCHRP Report 549 (Hawkins et al.,

2005) [13]. Los conceptos de este método son compatibles con la ACI 318SUS-14 [19] y las

especificaciones estándar (2002). Hay diferencias, e, importancia, este método se puede aplicar

para secciones de concreto preesforzadas y no preesforzadas [11].
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Dos resistencias a corte se calculan:

Vci = Resistencia nominal a cortante proporcionada por el concreto cuando se produce la

fisuración diagonal como resultado de la combinación de cortante y momento (kip).

Vcw = Resistencia nominal a cortante proporcionada por el concreto cuando se produce fisu-

ración diagonal como resultado de esfuerzos principales altos de tracción en el alma

(kip).

La resistencia asignado al concreto es el mı́nimo de estos valores:

Vc = mı́n [V ci,Vcw] (2.1.24)

Donde:

Vci = 0.02
√

f ′cbvdv +
ViMcre

Mmáx
≥ 0.06

√
f ′cbvdv (2.1.25)

Vcw = (0.06
√

f ′c + 0.30 fpc)bvdv +Vp (2.1.26)

Donde:

Mcre es el momento de agrietamiento por flexión en la sección aplicada por las cargas externas

(Kip-in). Mmax es el momento máximo factorado en la sección por las cargas aplicadas. Mcre puede

ser determinado como:

Mcre = Sc

[
fr + fcpe−

Mdnc

Snc

]
(2.1.27)

Donde:

fr = módulo de rotura del concreto (Ksi)=0.20
√

f ′c [A5.4.2.6]

fcpe = tensión de compresión en el concreto debida exclusivamente a las fuerzas de pretensado

efectivas (una vez que han ocurrido todas las pérdidas) en la fibra extrema de la sección

en la cual las cargas aplicadas externamente provocan tensión de tracción.

Mdnc = momento total no mayorado debido a la carga permanente que actúa sobre la sección

monoĺıtica o no compuesta. (Kip-in)

Sc = módulo seccional para la fibra extrema de la sección compuesta en la cual las cargas

aplicadas externamente provocan tensión de tracción. (in3)

Snc = módulo seccional para la fibra extrema de la sección monoĺıtica o no compuesta en la

cual las cargas aplicadas externamente provocan tensión de tracción. (in3)

En la ecuación 2.1.25, Mmax y Vi será determinado de la combinación de carga causando el máximo

momento en la sección. Para la resistencia asignada al refuerzo transversal, las ecuaciones son las

mismas que las del MCFT.
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V s =
Av fydv

s
cotθ (2.1.28)

Si Vci ≤Vcw , entonces cotθ = 1.0

Si Vci >Vcw , entonces cotθ = 1.0 + 3
(

fpc√
f ′c

)
≤ 1.8

Esto provee que si la resistencia de la sección está controlado por agrietamiento a corte en el alma,

entonces el ángulo asumido puede ser 45◦. Si la fisura de corte y flexión están controlados, entonces

el ángulo está en función del nivel de pretensado en el centroide limitado aproximadamente 30◦.

2.2. Marco Normativo.

2.2.1. AASHTO LRFD 2012.

2.2.1.1. Filosof́ıa de diseño.

Puentes se diseñarán para los estados ĺımite especificados a alcanzar los objetivos de construc-

tibilidad, seguridad y capacidad de servicio, teniendo debidamente en cuenta las cuestiones de

inspeccionabilidad, economı́a y estética, según se especifica en el art́ıculo 2.5 Independientemente

del tipo de análisis utilizado, Ec. A1.3.2.1-1 (Ec. 2.2.1) serán satisfechos para todos los efectos de

la fuerza especificadas y combinaciones de los mismos.

∑ηiγiQi ≤ φRn = Rr (2.2.1)

Para cargas que tienen un máximo valor de γi es apropiado:

η i = ηDηRηI ≥ 0.95 (2.2.2)

Para cargas con un mı́nimo de γi es apropiado:

ηi =
1

ηDηRηI
≤ 1.0 (2.2.3)

En donde:

γi = Factor de carga

φ = Factor de resistencia

η = Factor de modificación de las cargas

ηD = Factor relacionado con la ductilidad

ηR = Factor relacionado con la resistencia

ηI = Factor relacionado con la importancia operativa
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Qi = Solicitación

Rn = Resistencia nominal

Rr = Resistencia mayorada

La carga de diseño a utilizar será la HL-93 especificada en la norma AASHTO LRFD.

Figura 2.15: Caracteŕısticas del camión de diseño [5].

2.2.1.2. Tamden de diseño.

El tamden de diseño consiste en un par de 25Kip (11.2Ton) de carga axial espaciado a 4.0ft (1.20m).

El espacimiento transversal puede ser tomado como 6.0ft (1.80m). Una carga dinámica puede ser

permitido considerando lo especificado en el articulo A3.6.2.

2.2.1.3. Carril de diseño.

El carril de diseño puede consistir de una carga de 0.64klf (0.95Ton/m) uniformemente distribuido

en la dirección longitudinal. Transversalmente, el carril de diseño se asume para se distribuido

uniformemente mayor a 10.0ft (3.0m) de ancho. Los efectos de la fuerza de diseño no pude ser

sujeto a una carga dinámica.
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2.2.1.4. Cargas y combinaciones de cargas.

La estructura se analiza para los efectos de las siguientes cargas como están especificadas en la

AASHTO LRFD (Ver figuras 2.16 y 2.17).

2.2.1.5. Estado ĺımite de servicio.

La combinación de Servicio I será empleada para determinar los máximos esfuerzos de tracción y

compresión en los elementos de concreto presforzado. La combinación de Servicio III será empleada

para determinar los máximos esfuerzos de tracción y compresión en los elementos de la viga.

2.2.1.6. Estado ĺımite de resistencia.

La combinación de Resistencia I será empleada para el diseño de los elementos estructurales a

flexión y corte.

2.2.1.7. Estado ĺımite de evento extremo.

La combinación Evento extremo I será empleada para determinar las demandas en la estructura

bajo excitaciones śısmicas.

Figura 2.16: Factores de combinaciones de carga según AASHTO LRFD [5].

2.2.1.8. Sismo (EQ).

El diseño śısmico será acorde a lo indicado en “Guide Specifications for LRFD Seismic Bridge

Design 2011” [24].
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Figura 2.17: Factores de carga para cargas permanentes [5].

El factor de carga viva usada en la Combinación Evento extremo I es de 25% de la carga viva total

sin el factor dinámico de impacto. La fuerza śısmica se considerará según dos fuerzas horizontales

ortogonales (con la regla de combinación 100% − 30%)

El espectro de Diseño Śısmico será definido de acuerdo a los parámetros de la AASHTO LRFD,

corresponderá a la categoŕıa de puentes esenciales y se aplicarán los factores de sitio de acuerdo

al tipo de suelo descrito en los informes geotécnicos.

2.2.2. Manual de diseño de Puentes.

Este Manual de Diseño de Puentes brinda las pautas necesarias para el planeamiento, el análisis y

el diseño, de puentes carreteros y de puentes peatonales.

Se especifican en cada caso los requisitos mı́nimos, quedando a criterio del usuario utilizar ĺımites

más estrictos o complementar estas especificaciones en lo que resulte pertinente.

El T́ıtulo I del Manual se refiere a los aspectos de ingenieŕıa básica, que incluyen los estudios

topográficos, hidrológicos e hidráulicos, geológicos, geotécnicos, de riesgo śısmico, impacto

ambiental, tráfico, alternativas de diseño vial, alternativas de anteproyecto y factibilidad; sin los

cuales no seŕıa posible desarrollar el proyecto.
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Estos aspectos tienen singular importancia, más aún por las condiciones muy variadas y a menudo

dif́ıcilmente impuestas por la geograf́ıa y los desastres naturales.

El Manual es, en la mayor parte de los aspectos de diseño a los que se refiere el T́ıtulo II,

una adaptación de las Especificaciones de la American Association of State Highway and

Transportation Officials (AASHTO), que han sido tradicionalmente las más utilizadas por los

profesionales peruanos dedicados al diseño y a la construcción de puentes. Para facilitar el trabajo

del proyectista, se ha incluido también un anexo que resume las versiones más recientes de métodos

simplificados de análisis y diseño propuestos por la AASHTO.

En aspectos tales como las sobrecargas de camiones se mantienen las ideas básicas de las espe-

cificaciones AASHTO. La sobrecarga especificada en este Manual corresponde a la denominada

AASHTO HL−93.

El formato adoptado para este Manual es el de “Cargas y Resistencias Factoradas” (LRFD), lo que

permite la consideración adecuada de la variabilidad tanto en las cargas como en las propiedades

de los elementos resistentes. Los puentes se diseñan para satisfacer una serie de condiciones ĺımite

de seguridad y de servicio, todas ellas de igual importancia, teniendo en cuenta también aspectos

constructivos, de posibilidad de inspección, de estética y de economı́a. El formato LRFD es más

racional que el tradicional diseño en condiciones de servicio, lo que explica la tendencia mundial

hacia la adopción de códigos en ese formato.

2.3. Del Entorno del Proyecto.

2.3.1. Proyecto EPC.

Con fecha 08 de Agosto de 2013, fue suscrito el Contrato de Concesión del Proyecto Vı́a Expresa

Sur, entre la Municipalidad Metropolitana de Lima (MML) en su calidad de Concedente y la

empresa Concesionaria Vı́a Expresa Sur S.A., en su calidad de Concesionario, cuyo objeto es el

Diseño, Financiamiento, Operación y Explotación del Proyecto Vı́a Expresa Sur.

Desde entonces Graña y Montero Infraestructura en nombre de Concesionaria Vı́a Expresa Sur

S.A encargó a GMI la elaboración del Estudio Definitivo de Ingenieŕıa del Proyecto Vı́a Expresa

Sur, en el cual se consideró dos etapas: Etapa de Anteproyecto y Etapa de Estudio Definitivo de

Ingenieŕıa (EDI) propiamente dicha.

EPC = Engineering, Procurement and Construction (Ingenieŕıa, Procura y Construcción): Obras

de mayor envergadura. Fuente GMI
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2.3.2. Alcance.

El Alcance de los servicios incluye la Gestión de Proyectos, Ingenieŕıa, Gestión de Materiales y

Gerencia de Construcción para el proyecto en general

2.3.3. Gestión de Proyectos.

La gestión de proyectos incluye la responsabilidad integral por la correcta ejecución del alcance

dentro del presupuesto, plazo y especificaciones del proyecto.

El Propietario desempeña un rol activo en la ejecución de las actividades del proyecto, y dará el

respaldo a GMI para la implementación de los planes espećıficos del proyecto.

2.3.4. Ingenieŕıa.

El desarrollo de la Ingenieŕıa para el proyecto dependerá del avance o requerimientos del mismo y

las diferentes fases de ejecución en las que éste se divida. Se asume habrá que incorporar pequeñas

modificaciones o adaptaciones de la ingenieŕıa de acuerdo a las condiciones que se encuentren en

campo una vez se hayan iniciado las actividades de construcción.

El desarrollo de la ingenieŕıa de detalle incluye todos los documentos necesarios para realizar las

adquisiciones y construcción del proyecto de acuerdo al área del proyecto a la que pertenezca, el

diseño de ingenieŕıa deberá estar coordinado permanentemente tanto con el equipo de construcción

como con los diseños de Ingenieŕıa realizados por terceros, que puedan afectar directamente al área

en cuestión. La coordinación de la ingenieŕıa incluye también, la revisión de los documentos emitidos

por proveedores y fabricantes aśı como con el diseño y especificaciones emitidas por El Propietario.

2.3.5. Gestión de Materiales.

El Alcance de los servicios de Gestión de Materiales incluye la compra de maquinaria y equipos

del proyecto, además de la provisión de materiales de construcción para las diferentes áreas si aśı

estuviese estipulado en el contrato.

Las actividades de seguimiento y loǵıstica son realizadas por GMI en coordinación permanente

con El Propietario y con los contratistas responsables de la construcción, a fin de asegurar la

entrega de materiales y equipos cuando éstos son requeridos y evitar demoras en el proyecto.

La coordinación del tráfico se realiza en conjunto con El Propietario e incluye los trámites de

importación y desaduanaje.
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2.4. Diseño por estados Ĺımites y Procedimientos.

2.3.6. Control de Proyectos.

Control de Proyectos incluye la elaboración y monitoreo del cronograma integral del proyecto, las

estimaciones y control de costos, aśı como el control de avance en la ejecución del proyecto.

El cronograma general de diseño, Gestión de Materiales y construcción se elabora definiendo una

ĺınea base estimada de acuerdo a las fases iniciales del proyecto, e incorporando actualizaciones o

modificaciones contractuales, aśı como hitos a cumplir a lo largo del proyecto.

El cronograma se revisa periódicamente y se actualiza para incluir cambios en las actividades a

realizarse aśı como en la duración o fecha de término de las mismas.

La estimación de costos se realiza con respecto a la ĺınea base establecida originalmente para la

aprobación del capital del proyecto definiendo montos estimados para el proyecto en su integridad

aśı como para cada área del mismo. El presupuesto del proyecto se revisa periódicamente y se

modifica, previa aprobación de El Propietario, de acuerdo a los requerimientos del proyecto.

2.3.7. Gerencia de Construcción.

Los servicios inclúıdos en el alcance de la Gerencia de Construcción se proveerán de acuerdo a lo

estipulado en el contrato y se considera la fecha de inicio o movilización de acuerdo a lo indicado

en el cronograma del proyecto. GMI permanecerá en la obra hasta el cierre contractual y de obra

de los contratistas por cada área del proyecto, incluyendo la supervisión del pre−comisionamiento

y comisionamiento.

El alcance de los servicios incluye la supervisión de las obras a ejecutarse, la administración de

los contratos, la implementación de planes, poĺıticas y procedimientos de seguridad aśı como el

monitoreo de seguridad de las actividades de construcción en conjunto con el personal de seguridad

de El Propietario. Se incluye además la coordinación permanente con los contratistas a fin de

asegurar el avance del proyecto. Como ya se ha mencionado, se considera también parte del servicio

el control de proyectos, control documentario, control de costos y la ingenieŕıa de campo.

2.4. Diseño por estados Ĺımites y Procedimientos.

2.4.1. Diseño por estados Ĺımites.

Un puente de carretera con vigas de concreto preesforzadas en el Perú está diseño para satisfacer

los requisitos bajo los diversos estados ĺımites especificados por la AASHTO LRFD, como el Estado

de Resistencia I, Resistencia II, Servicio I y III, y Evento Extremo.
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2.4. Diseño por estados Ĺımites y Procedimientos.

2.4.2. Procedimiento de Diseño.

En esta sección se muestra el diagrama de flujo en las figuras 2.18 y 2.19 que resumen el procedi-

miento de diseño de puentes con vigas preesforzadas.

UNIVERSIDAD NACIONAL DE SAN CRISTÓBAL DE HUAMANGA 39



2.4. Diseño por estados Ĺımites y Procedimientos.

Figura 2.18: Diagrama de flujo de diseño de vigas presforzadas. [2].
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2.4. Diseño por estados Ĺımites y Procedimientos.

Figura 2.19: Continuación del diagrama de flujo de diseño de vigas presforzadas. [2].
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3 Desarrollo de la Investigación.

3.1. Planteamiento del Puente Preesforzado.

De acuerdo a las condiciones Topográficas, al diseño geométrico del proyecto vial, a las condiciones

geotécnicas del suelo de fundación (A.2.1) y a las posibilidades constructivas en el lugar de

ubicación, se proyectó 6 tramos de puentes. Todos los tramos son paralelos al eje de la VESUR.

El tramo 1 tiene una longitud recta entre ejes de apoyos (estribo y pilar) de 34.50m.

El tramo 2 tiene una longitud recta entre ejes de apoyos (pilar y pilar) de 41.50m.

El tramo 3 tiene una longitud recta entre ejes de apoyos (pilar y pilar) de 35.10m.

El tramo 4 tiene una longitud recta entre ejes de apoyos (pilar y pilar) de 34.50m.

El tramo 5 tiene una longitud recta entre ejes de apoyos (estribo y pilar) de 36.30m.

El tramo 6 tiene una longitud recta entre ejes de apoyos (pilar y estribo) de 40.30m

La longitud total del puente es de 225.00m.

En adelante se muestra el diseño del tramo 2, por ser el mayor longitud.

3.1.1. Ubicación.

El puente Paseo de la República se ubica en el Intercambio Vial a Desnivel (IVD-01). Asimismo,

es paralelo al eje longitudinal, entre los Km 0+115.00 y Km 0+335.00, de la Vı́a Expresa Sur. Este

puente tiene 7 ejes de apoyo ver tabla 3.1.

3.1.2. Materiales.

Para la superestructura

Losa de tablero: 280 kg/cm2.

Vigas AASHTO: 500 kg/cm2
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3.1. Planteamiento del Puente Preesforzado.

Tabla 3.1: Progresivas de los estribos y pilares del puente Paseo de la República.

Puente Cruce Paseo de la República VES (KM. 4+970.140)
IVD01 Progresiva

Estribo 1 KM 0+115.09
Pilar 1 KM 0+149.82
Pilar 2 KM 0+191.88
Pilar 3 KM 0+227.53

Estribo 2 KM 0+263.14
Pilar 4 KM 0+299.92

Estribo 3 KM 0+340.31

Fuente: [6]

Figura 3.1: Ubicación del puente Paseo de la República [6].

Barreras New-jersey: 280 kg/cm2

La armadura presente en el concreto armado es ASTM A706 con un esfuerzo de fluencia fy

de 4200Kg/cm2.

Los cables de 0.6”para el pretensado tendrán un esfuerzo de rotura Fpu=270 KSI, equivalente

a 18900kg/cm2.

Para la subestructura

Los apoyos de neopreno son de dureza A-shore 60, G=0.175KSI, con 05 platinas de acero

ASTM

Estribos de 210 Kg/cm2

Pilares de 280 kg/cm2

Viga Cabezal de 280kg/cm2

La armadura seleccionada para las estructuras es de una fluencia fy=4200 Kg/cm2 (ASTM

A706)
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3.2. Diseño de la Superestructura.

3.2. Diseño de la Superestructura.

3.2.1. Desarrollo general de la sección.

El puente es diseñado con vigas pretensadas. Ver figuras 3.2, 3.3 y 3.4 de Elevación, planta y sección

transversal del tramo 2.

Figura 3.2: Vista en elevación.

Figura 3.3: Vista en planta.

Figura 3.4: Vista de la sección transversal.

3.2.2. Desarrollo de la Sección t́ıpica.

Utilizar una viga pretensada AASHTO tipo I compuesta con la losa (Fig. 3.5 AASHTO pretensada

Ag=0.686m2)
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Figura 3.5: Viga I tipo AASHTO.

1. Espesor mı́nimo [A5.14.1.2.2]

Ala superior ≥ 5.0cm. OK

Alma≥ 12.5cm. OK

Ala in f erior ≥ 12.5cm. OK

2. Mı́nima profundidad (incluyendo espesor del tablero) [A2.5.2.6.3]

hmı́n = 0.045L = 0.045(41.56)

= 1.87m. < h = 1.90 + 0.20

= 2.10m. OK

3. Ancho tributario sobre vigas [A4.6.2.6.1]

Longitud efectiva del tramo=41.50m.

Vigas interiores

bi ≤ Separación entre e jes de vigas = 2.10m.

Vigas exteriores

be−
bi

2
≤ Ancho de volado = 1.00m.

be =
2.10

2
+ 1.00 = 2.05m.
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3.2. Diseño de la Superestructura.

3.2.3. Factores de Resistencia A5.5.4.2.

Tabla 3.2: Factores de Resistencia
1. Estado Ĺımite de Resistencia Ø A5.5.4.2.1

Flexión y tensión 1.00
Corte y torsión 0.90
Compresión en zonas de anclaje 0.80

2. Otros estados ĺımites 1.00 A1.3.2.1

3.2.4. Modificadores de Carga A1.3.2.1.

Tabla 3.3: Modificadores de carga

Resistencia Servicio Fatiga

Ductilidad,ηD 1.0 1.0 1.0 [A1.3.3]
Redundancia,ηR 1.0 1.0 1.0 [A1.3.4]
Importancia,ηI 1.0 N/A N/A [A1.3.5]
ηi = ηDηRηI 1.0 1.0 1.0

3.2.5. Combinaciones de carga aplicables A1.3.2.1.

Combinaciones de carga aplicables ver figura 2.16.

Estado Ĺımite de Resistencia I

ηi = η = 1.0

U = η [1.25DC + 1.50DW + 1.75(LL + IM)+ 1.0FR]

Estado Ĺımite de Servicio I

U = 1.0(DC + DW )+ 1.0(LL + IM)+ 0.3(WS +WL)+ 1.0FR

Estado Ĺımite de Fatiga I

U = 1.5(LL + IM)

Estado Ĺımite de Servicio III

U = 1.0(DC + DW )+ 0.80(LL + IM)+ 1.0WA + 1.0FR
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3.2. Diseño de la Superestructura.

3.2.6. Cálculo de efectos de carga viva A1.3.2.1.

1. Selección de Número de Carriles de Diseño [A3.6.1.1.1]

NL = INT
( w

3.6

)
= INT

(
11.70
3.6

)
= 3

2. Factor de Presencia Multiple [A3.6.1.1.2]

Tabla 3.4: Factor de Presencia Multiple

No. de carriles cargados m
1 1.2
2 1.0
3 0.85

3. Asignación de Carga Dinámica [A3.6.2.1] No aplica para la carga del carril de diseño.

Tabla 3.5: Asignación de Carga Dinámica

Componente IM(%)

Juntas en la losa 75
Fatiga 15
Todo lo demás 33

4. Factores de distribución de momento [A4.6.2.2.2]: Sección transversal tipo (k) [Tabla

A4.6.2.2.1-1]

Viga = 500kg/cm2 Resistenciadelconcreto

Losa = 280kg/cm2 Resistenciadelconcreto

nc = Relación de modulos del material entre Viga y Losa

=

√
500
280

= 1.34

Factor de rigidez, kg (Ver figura 3.10 para las caracteŕısticas adicionales de la sección trans-

versal).

eg = 0.956 +
0.20

2
= 1.056m.

Kg = nc(Ig + Ae2
g)

= 1.34
[
0.320 +(0.686)(1.056)2

]
Kg = 1.454m.4

UNIVERSIDAD NACIONAL DE SAN CRISTÓBAL DE HUAMANGA 47



3.2. Diseño de la Superestructura.

Kg

Lts
=

1.454

(41.50)(0.20)3 = 4.373

S = 2.10m.

L = 41.50m.

a) Viga Interior con Losa de Concreto [A4.6.2.2.2b y Tabla A4.6.2.2.2b-1]

Un carril cargado

mgSI
M = 0.06 +

(
S

4.3

)0.4(S
L

)0.3( kg

Lt3
s

)0.1

= 0.06 +

(
2.1
4.3

)0.4( 2.10
41.50

)0.3

(4.373)0.1

= 0.47

Dos o mas carriles cargados

mgMI
M = 0.075 +

(
S

2.9

)0.6(S
L

)0.2( kg

Lt3
s

)0.1

= 0.075 +

(
2.10
2.90

)0.6( 2.10
41.50

)0.2

(4.373)0.1

= 0.601 gobierna

b) Viga Exterior con losa de concreto [A4.6.2.2.2d y Tabla A4.6.2.2.2d-1]

Un carril cargado − Método de la Palanca (Figura 3.6):

R =
P
2

(
0.30 + 2.10

2.10

)
= 0.571P

gSE
M = 0.571

mgSE
M = 1.2(0.571) = 0.685 gobierna

Dos o mas carriles cargados

de = 1.00−0.40 = 0.60m

e = 0.77 +
de

2.80
= 0.77 +

0.60
2.80

= 0.984

mgME
M = emgMI

M = 0.984(0.601) = 0.591

5. Factores de distribución de corte [A4.6.2.2.3]: Sección transversal tipo (k) [Tabla A4.6.2.2.1-1]

a) Viga interior [A4.6.2.2.3a y Tabla A4.6.2.2.3a-1]
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Figura 3.6: Definición del método la palanca para la viga exterior.

Un carril Cargado

mgSI
V = 0.36 +

S
7.60

= 0.36 +
2.10
7.60

= 0.636

Dos o mas carriles cargados

mgMI
V = 0.2 +

S
3.6
−
(

S
10.7

)2

mgMI
V = 0.2 +

2.10
3.6
−
(

2.10
10.7

)2

= 0.745 gobierna

b) Viga exterior [A4.6.2.2.3b y Tabla A4.6.2.2.3b-1]

Un carril cargado − método de la palanca (Figura 3.6):

mgSE
V = 0.685 gobierna

Dos o mas carriles cargados

de = 0.20

e = 0.6 +
de

3.0
= 0.6 +

0.60
3.0

= 0.800

mgME
V = emgMI

V = (0.800)(0.745) = 0.596
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3.2. Diseño de la Superestructura.

6. Factor de distribución de deflexión (Tabla 3.4) [2.5.2.6.2 y Tabla 3.6.1.1.2-1]

El factor de distribución para revisar la deflexión por carga viva asume que toda la sección

transversal del puente participa en la resistencia de la carga viva [25]. El mı́nimo valor del

factor de presencia múltiple (m) para verificar la deflexión por carga viva es de 0.85. El factor

de distribución es:

mg =
(# de carilles)(m)

(# de vigas)
=

(3)(0.85)

6
= 0.425

7. Cálculo de Momentos y Fuerzas cortantes debido a carga viva. Los momentos y fuerzas

cortantes son calculados en 10 puntos a lo largo de la viga. Solamente se muestran los cálculos

para las ubicaciones 100, 101, y 105. El factor de concentración de cargas son multiplicados

a la ĺınea de influencia de las cargas. Cortantes y Momentos son calculados de forma similar.

Los resultados de estos cálculos se muestran en la tabla 3.6.

Ubicación 100 (Fig. 3.7) Truck

Figura 3.7: Carga viva en la posición 100.

V Tr
100 = 14.515

(
1 +

37.25
41.50

)
+ 3.62

(
33.00
41.50

)
= 30.42Ton

MTr
100 = 0

Lane

V Ln
100 = 0.95(0.5x41.50) = 19.71Ton

MLn
100 = 0

Ubicación 101 (Fig. 3.8)

Tuck

V Tr
101 = 14.515

(
37.25 + 33.10

41.50

)
+ 3.62

(
28.85
41.50

)
= 21.16Ton

MTr
101 =

4.15x37.35
41.50

[
14.515

(
1 +

33.10
37.35

)
+ 3.62

(
28.85
37.35

)]
= 112.64Ton.m
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Figura 3.8: Carga viva en la posición 101:(a)Truck, (b) Tandem, (c) lane-shear (d)lane-
moment.

Tandem

V Ta
101 = 11.20

(
37.35 + 36.15

41.50

)
= 19.84Ton

MTa
101 =

4.15x37.35
41.50

(11.20)

(
1 +

36.15
37.35

)
= 82.32Ton.m

Lane

V Ln
101 = 0.95

(
37.35x37.5

41.50x2

)
= 15.97Ton

MLn
101 =

1
2

wab =
1
2

0.95(4.15)(37.35) = 73.63Ton.m

Ubicación 105 (Fig. 3.9)

Tuck

V Tr
105 = 14.515

(
20.75 + 16.50

41.50

)
+ 3.62

(
12.25
41.50

)
= 14.10Ton

MTr
105 =

(20.75)(20.75)

41.50

[
14.515

(
1 +

16.50
20.75

)
+ 3.62

(
16.50
20.75

)]
= 300.21Ton.m
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Figura 3.9: Carga viva en la posición 105:(a)Truck, (b) Tandem, (c) lane-shear (d)lane-
moment.

Tandem

V Ta
105 = 11.20

(
20.75 + 19.55

41.50

)
= 10.88Ton

MTa
105 =

20.75x20.75
41.50

(11.20)

(
1 +

19.55
20.75

)
= 225.68Ton.m

Lane

V Ln
105 =

0.95(0.5)(20.75)

2
= 4.93Ton

MLn
105 =

1
8

wl2 =
1
8

0.95(41.502) = 204.52Ton.m

3.2.7. Cálculo de efectos de otras cargas

1. Vigas Interiores

Peso especi f ico del concreto = 2.40Ton/m3

DC1 : Peso propio de la viga = (0.686m2)(2.40Ton/m3) = 1.646Ton/m

DC2a : Peso de la losa = (2.10m)(0.20m)(2.40Ton/m3) = 1.008Ton/m

DC2b : Peso del dia f ragma = (3.024m2)(0.25m)(2.40Ton/m3) = 1.814Ton

DW : Peso del as f alto = (0.10m)(2.10m)(2.20Ton/m3) = 0.462Ton/m
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3.2. Diseño de la Superestructura.

2. Viga Exterior

DC1 : Peso propio de la viga = (0.686m2)(2.40Ton/m3) = 1.646Ton/m

DC2a : Peso de la losa = (2.10m)(0.20m)(2.40Ton/m3) = 0.984Ton/m

DC2b : Peso del dia f ragma = (1.814Ton)/2 = 0.907Ton

DW : Peso del as f alto = (0.10m)(1.65m)(2.20Ton/m3) = 0.363Ton/m

DC3 : Peso de la barrera = (0.198m2)(2.40Ton/m3) = 0.475Ton/m

3. Cálculo de la fuerza cortante y momento flector para la carga muerta DC y DW

Muchos softwares de análisis estructural están comercialmente disponibles y pueden ser usa-

dos para el análisis estructural. Para vigas simplemente apoyadas, los momentos y fuerzas

cortantes de cargas muertas pueden ser calculados por las siguentes fórmulas [2].

Mx =
wx(L− x)

2

Vx = w
(

L
2
− x
)

Donde:

w = carga muerta uniformemente repartida, Ton/m

x = la distancia desde el extremo izquierdo de la viga.

L = longitud del tramo = 41.50m.

4. Resumen de los efectos de las fuerzas

a) Vigas Interiores (Tabla 3.6)

mgM = 0.601 mgV = 0.745

IMT R = 33% IMLN = 0

DC1 = 1.646Ton/m DC2b = 1.814Ton

DC2a = 1.008Ton/m DW = 0.462Ton/m

b) Viga Exterior (Tabla 3.7)

mgM = 0.505 mgV = 0.496

IMT R = 33% IMLN = 0

DC1 = 1.646Ton/m DC2b = 0.907Ton

DC2a = 0.792Ton/m DW = 0.275Ton/m

DC3 = 0.475Ton/m
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Tabla 3.6: Resumen de momentos y fuerzas cortantes en la viga interior.
Distancia desde el apoyo

Fuerza Tipo de carga 0 1.84* 0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L

M(Ton.m) DC1: Viga peso propio 0.00 -60.07 -127.60 -226.84 -297.73 -340.26 -354.44
DC2a: Losa 0.00 -36.78 -78.12 -138.88 -182.28 -208.32 -217.00
DC2b: Diafragma 0.00 -4.25 -9.04 -16.06 -21.08 -24.10 -25.10
Total DC2 0.00 -41.03 -87.16 -154.95 -203.37 -232.42 -242.10
DW: Asfalto 0.00 -16.86 -35.81 -63.65 -83.55 -95.48 -99.46
mgv(LL+IM) 0.00 -61.48 -130.60 -232.18 -304.74 -348.28 -362.79

V(Ton) DC1: Viga peso propio 34.16 31.13 27.33 20.50 13.67 6.83 0.00
DC2a: Losa 20.92 19.06 16.73 12.55 8.37 4.18 0.00
DC2b: Diafragma 2.42 2.20 1.94 1.45 0.97 0.48 0.00
Total DC2 23.34 21.27 18.67 14.00 9.33 4.67 0.00
DW: Asfalto 9.59 8.74 7.67 5.75 3.83 1.92 0.00
mgv(LL+IM) 44.82 42.18 38.87 32.92 26.97 21.02 15.07
Resistencia I

Mu(Ton.m) n[1.25(DC1+DC2)+
1.50DW+1.75(LL+IM)] 0.00 -259.24 -550.71 -979.04 -1284.99 -1468.55 -1529.74

Vu(Ton) n[1.25(DC1+DC2)+
1.50DW+1.75(LL+IM)] 164.69 152.42 137.02 109.36 81.70 54.03 26.37

Fuente: Elaboración propia.
*: Momentos y fuerzas cortantes en el punto cŕıtico.

Tabla 3.7: Resumen de momentos y fuerzas cortantes en la viga exterior.
Distancia desde el apoyo

Fuerza Tipo de carga 0 1.47* 0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L

M(Ton.m) DC1: Viga peso propio 0.00 -48.34 -127.60 -226.84 -297.73 -340.26 -354.44
DC2a: Losa 0.00 -28.89 -76.26 -135.58 -177.94 -203.36 -211.84
DC2b: Diafragma 0.00 -1.71 -4.52 -8.03 -10.54 -12.05 -12.55
Total DC2 0.00 -30.60 -80.78 -143.61 -188.48 -215.41 -224.39
DC3: Barrera 0.00 -13.95 -36.83 -65.47 -85.93 -98.21 -102.30
DW: Asfalto 0.00 -10.66 -28.13 -50.01 -65.64 -75.02 -78.15
mgv(LL+IM) 0.00 -56.41 -148.89 -264.70 -347.42 -397.05 -413.59

V(Ton) DC1: Viga peso propio 34.16 31.75 27.33 20.50 13.67 6.83 0.00
DC2a: Losa 20.42 18.97 16.33 12.25 8.17 4.08 0.00
DC2b: Diafragma 1.21 1.12 0.97 0.73 0.48 0.24 0.00
Total DC2 21.63 20.10 17.30 12.98 8.65 4.33 0.00
DC3: Barrera 9.86 9.16 7.89 5.92 3.94 1.97 0.00
DW: Asfalto 7.53 7.00 6.03 4.52 3.01 1.51 0.00
mgv(LL+IM) 41.22 39.29 35.75 30.28 24.80 19.33 13.86
Resistencia I

Mu(Ton.m) n[1.25(DC1+DC2)+
1.50DW+1.75(LL+IM)] 0.00 -230.83 -609.27 -1083.14 -1421.63 -1624.72 -1692.41

Vu(Ton) n[1.25(DC1+DC2)+
1.50DW+1.75(LL+IM)] 165.50 155.51 137.25 109.00 80.75 52.50 24.25

Fuente: Elaboración propia.
*: Momentos y fuerzas cortantes en el punto cŕıtico.
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3.2.8. Diseño con vigas pretensadas

3.2.8.1. Verificación en Estado Ĺımite de Servicio

1. Esfuerzos ĺımites para los tendones pretensados (Tabla 2.2)[A5.9.3]

fpu = 18600 kg/cm2, Ba ja rela jación 0.6− in., siete alambres f inamente torcidos

A = 1.4 cm2

Ep = 2003712.45 kg/cm2 [A5.4.4.2]

Pretensado [Tabla A5.9.3-1]

Inmediatamente después de la trasferencia

fpbt = 0.75 fpu = 0.75(18600) = 13950 kg/cm2

fpy = 0.9 fpu = 0.9(18600) = 16740 kg/cm2 [Tabla A5.4.4.1−1]

En el estado ĺımite de servicio después de todas las pérdidas.

fpe = 0.80 fpy = 0.80(16740) = 13392 kg/cm2

2. Esfuerzos ĺımites para el concreto (Tablas 2.3 y 2.4) [A5.9.4]:

f
′
c = 500 kg/cm2, Resistencia de compresión a los 28 días

f
′
ci = 0.75 f

′
c = 375 kg/cm2, Resistencia del concreto en la trans f erencia

Esfuerzos ĺımite inmediatamente después de perdidas instantáneas en el pretensado (com-

presión −, tensión +):

Compresión

fci =−0.6 f
′
ci =−0.6(375) =−225 kg/cm2 [A5.9.4.1.1]

Esfuerzo de tracción [A5.9.4.1.2-1]

Con armadura adherente

fti = 0.24
√

f ′ci ksi = 2
√

f ′ci kg/cm2 = 2
√

375 kg/cm2 = 38.73 kg/cm2

Esfuerzos en estado ĺımite de servicio después de todas las pérdidas (compresión −, tensión

+):
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Esfuerzo de compresión

fc =−0.45 f
′
c =−0.45(500) =−225 kg/cm2 Servicio I

Esfuerzo de tensión

ft = 0.19
√

f ′c ksi = 1.6
√

f ′c kg/cm2 = 1.6
√

500 kg/cm2 = 35.78 kg/cm2 Servicio III

Módulo de elasticidad [A5.4.2.4]

Eci = 33000w1.5
c

√
f ′ci ksi = 0.136w1.5

c

√
f ′ci kg/cm2 = 0.136(2400)1.5√375 kg/cm2 = 309650.23 kg/cm2

Ec = 33000w1.5
c

√
f ′c ksi = 0.136w1.5

c

√
f ′c kg/cm2 = 0.136(2400)1.5√500 kg/cm2 = 357553.29 kg/cm2

3. Selección preliminar de los tendones

Controlado por los esfuerzos en el estado ĺımite de servicio o por la resistencia bajo cargas

factoradas. Para la condición final de carga, es necesario la sección trasversal compuesta.

Para transformar la viga AASTHO y la losa en una viga equivalente, el ratio es tomado

como n =
√

280
500 = 0.75 Si usamos el ancho efectivo de ala de 2.10m. Para la viga interior, la

sección compuesta con sus dimensiones es mostrada en la figura 3.10.

Las propiedades para la viga son los siguientes:

Ag = 0.686 m2

Ig = 0.3203 m4

Stg =
Ig

ytg
=

0.3203
0.9560

= 0.335 m3

Sbg =
Ig

ybg
=

0.3200
0.9440

= 0.339 m3

Las propiedades para la sección compuesta están calculados en la parte de abajo. La distancia

del eje neutro a la cara superior de la losa es

ytc =
(0.686)(0.20 + 0.956)+(0.314)(0.1)

0.686 + 0.315

= 0.824 m

Ic = 0.3203 +(0.686)(0.956−0.624)2 +
(1.571)(0.2)3

12
+(0.314)(0.824−0.1)2

= 0.562 m4
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Figura 3.10: Propiedades de la sección compuesta.

Stc =
Ic

ytc
=

0.562
0.824

= 0.682 m3 (cara superior de losa)

Sic =
Ic

yic
=

0.562
0.624

= 0.900 m3 (cara superior de viga)

Sbc =
Ic

ybc
=

0.562
1.276

= 0.440 m3 (cara in f erior de viga)

Análisis Preliminar − Viga Interior en el Centro de Luz

El mı́nimo valor de la fuerza de pretensado de Ff para que la tensión en la fibra inferior de

la viga en el centro no exceda el ĺımite de 35.78 kg
cm2 en la sección compuesta bajo el estado

final de Servicio III.

fbg =−
Ff

Ag
−

Ff eg

Sbg
+

MDC1 + MDC2

Sbg
+

MDW + ML

Sbc
≤ 35.78

kg
cm2

Donde:

MDC1 = Momento debido al peso propio de la viga = 354.44 Ton.m

MDC2 = Momento debido al peso de la losa y diafragma = 242.10 Ton.m

MDW = Momento debido a la carga de asfalto = 99.46 Ton.m

ML = Momento debido a la carga viva + impacto (Servicio III) = 0.8(362.79) =
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290.232 Ton.m

eg = Distancia del centro de gravedad de la viga al centro de los cables pretensando

= 0.944−0.19 = 0.754 m (Valor estimado yps = 0.1hg = 0.19 m)

Igualar el esfuerzo de tracción con el esfuerzo ĺımite para determinar la fuerza de pretensado.

fbg =−
Ff

0.686
−

Ff (0.754)

0.339
+

(354.44 + 242.10)

0.339
+

(99.46 + 290.232)

0.440
≤ 357.8

=−Ff (1.458 + 2.224)+ 1759.705 + 885.664≤ 357.8

(3.682)Ff ≥ 2287.569

Ff ≥
2287.569

3.682
= 621 Ton

Asumiendo que el esfuerzo en cada torón después de todas las perdidas es 0.6 fpu =

0.6(18600) = 11160 kg
cm2

Aps ≥
Ff

0.6 fpu
=

621
11160

= 55.645 cm2

Número de torones de 0.6-in (Atorón = 1.4 cm2) = 55.645/1.4 = 39.75

Cuarenta torones de 0.6-in; Aps = 40(1.4) = 56cm2 Fig. 3.11.

Figura 3.11: Distribución de torones (a) en el apoyo (b) en el centro de luz.

Nota: Otras iteraciones de toronos se hicieron previamente. Solo la iteración final se muestra.

Tabla 3.8: Ubicación del cable en el apoyo y en centro tomando como referencia la base
de la viga

En el centro de luz En el apoyo
N Y (m) NY N Y (m) NY

8 0.06 0.48 2 0.06 0.12
12 0.12 1.38 0 0.12 0.00
10 0.17 1.70 4 0.17 0.68
8 0.23 1.80 2 0.23 0.45
2 0.28 0.56 0 0.28 0.00
0 0.34 0.00 0 0.34 0.00
40 5.92 8 1.25
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ȳcl =
5.92
40

= 0.148 m

ecl = 0.944−0.148 = 0.796 m

ȳapoyo =
1.25

8
= 0.156 m

eapoyo = 0.944−0.156 = 0.788m

4. Evaluación de pérdidas de pretensado [A5.9.5]

∆ fpT = ∆ fpES + ∆ fpLT [A5.9.5.1]

Donde:

∆ fpT = Pérdidas totales (Kg/cm2)

∆ fpES = Suma de todas las pérdidas durante el acortamiento elástico (Kg/cm2)

∆ fpLT = Pérdidas por dependientes del tiempo shrinkage y creep del concreto y relajación

del acero de pretensado (Kg/cm2)

a) Acortamiento elástico, ∆ fpES [A5.9.5.2.3a]

∆ fpES =
Ep

Eci
fcgp

Donde:

EP = 2003712 kg
cm2

Eci = 0.136(2400)1.5√375 = 309650.23

fcgp = Suma de los esfuerzos del concreto en el centro de gravedad del Aps, debido a

la fuerza Fi inmediata después de la transferencia y MDC1 en el centro de luz.

Para efectos de estimar fcgp, la fuerza de pretensado inmediata después de la transfe-

rencia puede ser asumida igual a 0.9 de la fuerza, justo antes de la transferencia.

fpi = 0.9 fbt = 0.9(0.75 fpu)

fpi = 0.675(18600)

fpi = 12555
kg

cm2

Fi = fpiAps

Fi = 12555(56)

Fi = 703.08 Ton

El valor asumido de fpi es correcto después de que ∆ fpES es determinado. Para evitar
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la iteración, la ecuación alternativa [C5.9.5.2.3a-1]:

∆ fpES =
Aps fpi(Ig + ecl

2Ag)− eclMgAg

Aps(Ig + ecl
2Ag)+

AgIgEci
Es

Donde:

Aps = Área de acero de pretensado (m2).

fpi = Esfuerzo de pretensado inmediatamente después de la transferencia

(.9(.75 f pu)).

Ig = Momento de inercia de la viga (m4).

ecl = Excentricidad en el centro de luz (m).

Ag = Área de la viga pretensada (m2).

Mg = Momento debido al peso propio de la viga (Ton.m).

∆ fpES =
(56x10−4)(18600x10)(0.320 + 0.7962x0.686)−0.796x354.44x0.686

(56x10−4)(0.320 + 0.7962x0.686)+ 0.686x0.320x309650
2003712

= 8809.77/10 = 880.977
kg

cm2

b) Estimación Aproximada de las perdidas dependientes del tiempo ∆ fpLT [A5.9.5.3]

Las pérdidas dependientes del tiempo, ∆ fpLT debido al creep del concreto, shrinkage y

relajación del acero puede ser estimado usando.

∆ fpLT = 10.0
fpiAps

Ag
γhγst + 12.0γhγst + ∆ fpR

En la cual:

γh = 1.7−0.01H

γst =
5

1 + f ′ci

Donde:

fpi = Esfuerzo de pretensado inmediatamente después de la transferencia (.75 fpu).

H = Promedio de humendad relativa%.

γh = Correción por factor de humedad.

γst = Corrección por factor especificado de la resistencia del concreto en la transfe-

rencia.

∆ fpR = Valor estimado de la relajación del acero activo (2.4ksi).
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Para Lima H = 85%

γh = 1.7−0.01(0.85) = 0.85

γst =
5

1 + 375
70.3053

= 0.79

fpi = 0.75 fpu = 0.75(18600) = 13950 kg/cm2

∆ fpLT = 10.0
(13950/70.3057 )(56x10−4)

0.686
(0.85)(0.79)+ 12.0(0.85)(0.79)+ 2.4

∆ fpLT = 10.868 + 8.052 + 2.4

∆ fpLT = 21.320x70.3057 = 1498.95 kg/cm2

c) Total de Pérdidas:

∆ fpT =(Pérdidas Iniciales) + (Pérdidas dependientes del tiempo)

∆ fpT = ∆ fpES + ∆ fpLT = 890.977 + 1498.95

= 2379.93 kg/cm2

5. Cálculo de esfuerzos en la viga en la transferencia

fpi = 0.75 fpu−∆ fpES

= 0.75(18600)−880.977 = 13069 kg/cm2

Fi = fpiAps = 13069(56) = 731864 kg = 731.864 Ton

ecl = 0.796 m. eapoyo = 0.788 m.

En el centro de luz, los esfuerzos en la cara superior de la viga son:

fti =− Fi

Ag
+

Fiecl

Stg
−

Mdg

Stg

=−731.864
0.686

+
(731.864)(0.796)

0.335
− 354.44

0.335

=−39.01 kg/cm2 < 38.73 kg/cm2 OK

Recordar que: Negativo denota compresión.

En el centro de luz, el esfuerzo de compresión es revisado en la cara inferior de la viga

fbi =− Fi

Ag
− Fiecl

Sbg
+

Mdg

Sbg

=−731.864
0.686

− (731.864)(0.796)

0.339
+

354.44
0.339

=−173.54 kg/cm2 > −225 kg/cm2 OK

En el extremo de la viga, el momento por peso propio es cero y la tensión en la cara superior
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es:

fti =− Fi

Ag
+

Fieapoyo

Stg

=−731.864
0.686

+
(731.864)(0.788)

0.335

= 13.97 kg/cm2 < 38.73 kg/cm2 OK

Y la compresión es revisada en la cara inferior.

fbi =− Fi

Ag
−

Fieapoyo

Sbg

=−731.864
0.686

− (731.864)(0.788)

0.339

=−59.08 kg/cm2 > −225 kg/cm2 OK

En este caso, la sección esta en compresión en la cara inferior y en la cara superior en tracción

para la transferencia.

6. Cálculo de esfuerzos en la viga después de las pérdidas totales

Usan todas las pérdidas estimadas para determinar la fuerza de pretensado final.

fp f = 0.75 fpu−∆ fpT = 0.75(18600)−2379.93

= 11570.07kg/cm2

Ff = 11570(56) = 647920 kg = 647.920 Ton

En el centro de luz

ft f =−
Ff

Ag
+

Ff ecl

Stg
− MDC1 + MDC2

Stg
− MDW + ML

Sic
(Cara superior de viga)

=−647.920
0.686

+
(647.920)(0.796)

0.335
− 354.44 + 242.10

0.335
− 99.46 + 362.79

0.900
Servicio I

=−170.27 kg/cm2 > −225 kg/cm2 OK

fb f =−
Ff

Ag
−

Ff ecl

Sbg
+

MDC1 + MDC2

Sbg
+

MDW + ML

Sbc
(Cara in f erior de viga)

=−647.920
0.686

+
(647.920)(0.796)

0.339
− 354.44 + 242.10

0.339
− 99.46 + 0.8x362.79

0.440
ServicioIII

= 18.23 kg/cm2 < 35.78 kg/cm2 OK

ftc =−MDW + ML

Stc
(Cara superior de losa)

=−99.46 + 362.79
0.682

=−67.78 kg/cm2 > −225 kg/cm2 OK

Cuarenta torones de 0.6-in de baja relajación satisfacen el estado ĺımite de servicio.
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7. Verificación en el estado ĺımite de fatiga [A5.5.3]

a) Momento de carga viva debida al camión de fatiga en el centro de luz (Figura 3.12)

Figura 3.12: Camión de fatiga ubicado en el centro de luz para obtener el momento máximo.

RA = 14.515
(

8.30 + 20.75
41.50

)
+ 3.62

(
25

41.50

)
= 12.341 Ton

MFTr
105 = [(12.341)(20.75)− (3.62)(4.25)] = 162.755 Ton.m

Para la viga interior quitamos el factor de presencia multiple de 1.2 para el análisis por

fatiga:

gSE
M =

0.47
1.2

= 0.392

Momento distribuido incluyendo IM=15

M f atiga−I = 1.5(0.392)(240.691)(1.15)

= 162.755 Ton.m

b) Momento debido a carga muerta en el centro de luz.

Viga interior (Tabla 3.6)

Sección no compuesta MDC1 + MDC2 = 354.44 + 242.10 = 596.54 Ton.m

Sección compuesta MDW = 99.46 Ton.m

Si la sección esta en compresión bajo la carga muerta DL y la carga de fatiga I, entonces

no es necesario investigar la verificación por fatiga.

fb =−
Ff

Ag
−

Ff ecl

Sbg
+

MDC1 + MDC2

Sbg
+

MDW + M f atiga−I

Sbc

=−647.92
0.686

− (647.92)(0.796)

0.339
+

596.540
0.339

+
99.46 + 162.755

0.440

=−18.31 kg/cm2, compresión; entonces, no es necesario considerar f atiga.

8. Cálculo de la deflexión y contraflecha
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a) Deflexión inmediata debido a carga viva e impacto (Fig. 3.13)

Figura 3.13: Ubicación de la carga viga en el centro de luz para calcular la deflexión Fuente:
Elaboración propia.

∆x(x < a) =
Pbx

6EIL
(L2−b2− x2)

b = L−a

∆x

(
x =

L
2

)
=

PL3

48EI

Usar EI para f
′
c = 500kg/cm2 y sección compuesta

Ec = 3575532.9 Ton/m2 Ic = 0.562 m4

EcIc = 2.009x106 Ton.m2

P1 = 3.62 Ton,x = 20.75 m,a = 25 m,b = 16.5 m

∆x1 =
(3.62)(16.5)(20.75)

6(2.009x106)(41.5)

(
41.52−16.52−20.752)

= 0.0025m.

P2 = 14.515 Ton,x = a = b = 20.75 m

∆x2 =
(14.515)(41.5)3

48(2.009x106)
= 0.0108 m

P3 = 14.515 Ton,x = 20.75 m,a = 25 m,b = 16.5 m

∆x3 =
14.515

3.62
∆x1 = 4(0.0025) = 0.0100 m

Total deflexión debido al camión.

∆
Tr
105 = 0.0025 + 0.0108 + 0.0100 = 0.0233 m

Factor de distribución de flexión mg = 0.425
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IM=33%

∆
L+I
105 = (0.425)(0.0233)(1.33)

= 0.013 m ↓ (hacia aba jo)

= 0.013 m≤ L
800

=
41.5
800

= 0.052 m OK

b) Deflexión debido a la carga permanente y fuerza preesforzado.

1) Deflexión debido al peso propio durante la transferencia.

Eci = 3096502.3 Ton/m2 Ig = 0.3203 m4

EciIg = 991809.687 Ton.m2

∆gi =
5

384
wL4

EI
=

5
384

(1.646)(41.5)

991809.687

∆gi = 0.064 m ↓ (hacia aba jo)

2) Deflexión debido al preesfuerzo en la transferencia.

Carga equivalente

w =
8
L2 Fiecl =

8
41.52 (731.864)(0.796)

= 2.706 Ton/m

∆pi =
5

384
(2.706)(41.52)

991809.687

= 0.105 m ↑ (hacia arriba)

3) Deformación elástica debido a la carga de losa y diafragma.

wlosa = 1.008 Ton/m

wdia f = 0.117 Ton/m

Ec = 3575532.9 Ton/m2 Ig = 0.3203 m4

EcIg = 1145243.188 Ton.m2

∆DC =
5

384
(1.008 + 0.117)(41.54)

1145243.188

= 0.038m ↓ (hacia aba jo)
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4) Deformación debido a la carga adicional.

Ec = 3575532.9 Ton/m2 Ic = 0.562 m4

EcIc = 2.009x106 Ton/m2

DW = 0.462 Ton/m

∆c =
5

384
(0.462)(41.54)

2.009x106

= 0.008 ↓ (hacia aba jo)

Para estimar la contrafecha al momento del vaceado de la losa se puede tomar como

la deflexión instatanea multiplicado por 1.80 y 1.85

Preesforzado 1.80

Peso propio de viga 1.85

Contraflecha al momento del vaceado de losa 1.80(0.105)−1.85(0.064) = 0.071 m

Deflexión debido la carga muerta 0.038 + 0.008 = 0.046 m

Contraflecha residual 0.071−0.046 = 0.025 m

3.2.8.2. Verificación en Estado Ĺımite de Resistencia

1. Flexión

a) Esfuerzo en el tendón adherido [A5.7.3.1.1]

fps = fpu

(
1− k

c
dp

)

Donde:

k = 2
(

1.04−
fpy

fpu

)
= 2

(
1.04− 16740

18600

)
= 0.28

Utilizando la sección no transformada para comportamiento plástico bw=b. (Fig. 3.10)

b = 210cm

dp = (210−15) = 195 cm

f
′
c = 500 kg/cm2

As = 17.10 cm2 Aps = 56 cm2

β1 = 0.85− (0.05)

(
500−280

70.45

)
= 0.69 [A5.7.2.2]
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Asumimos una sección rectangular y revisamos si la zona en compresión se encuentra

dentro de la losa.

c =
Aps fpu + As fs

0.85 f ′cβbw + kAps( fpu/dp)

Con bw = b = 210 cm

c =
(56)(18600)+(17.10)(4200)

0.85(500)(0.69)(210)+ 0.28(56)(18600/195)

= 17.56 cm < ts = 20 cm Lo asumido es válido

fps = 18600 [1−0.28(17.56/195)] = 18131.1 kg/cm2

Tp = Aps fps = 56(18131.1) = 1015x103 Ton

b) Resistencia factorada a la flexión [A5.7.3.2.2]

a = β1c = (0.69)(17.56) = 12.18 cm

εs = 0.003
(

dp− c
c

)
= 0.003

(
195−17.56

17.56

)
= 0.030

εs ≥ 0.005

φ = 1.0

de la ecuación [A5.7.3.2.2-1]

φMn = φ

[
Aps fps

(
dp−

a
2

)
+ As fy

(
ds−

a
2

)]
= 1.0

[
1015x103

(
195− 12.18

2

)
+ 17.10(4200)

(
200− 12.18

2

)]
φMn = 2057 Ton.m > Mu = 1530 Ton.m OK

c) Ĺımite para las armaduras [A5.7.3.3]

Refuerzo mı́nimo [A5.7.3.3.2] Para cualquier sección, la cantidad de presfuerzo

y la tensión de refuerzo no pretensado puede ser adecuado para desarrollar una

resistencia a flexión factorado Mr para el menor de:

El momento de agrietamiento Mcr determinado en base a la distribución elástica

de esfuerzos y el módulo de ruptura del concreto fr, ó

1.33 veces el momento último factorado para el estado Ĺımite de Resistencia I.

Revisando en el centro de luz: El momento de agrietamiento puede ser tomado como
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3.2. Diseño de la Superestructura.

[Eq. A5.7.3.3.2-1]

Mcr = γ3

[
(γ1 fr + γ2 fcpe)Sc−Mdnc

(
Sc

Snc
−1
)]

Donde:

fcpe = Esfuerzo de compresión en el concreto debido solo a la fuerza efectiva de

preesforzado (después de todas las pérdidas)

=−
Ff

Ag
−

Ff ecl

Sbg

=−647.98
0.686

− 647.98(0.794)

0.339
=−2461.3 Ton/m2

fr = Módulo de ruptura

= 2.01
√

f ′c = 2.01
√

500 = 44.945 Kg/cm2

= 449.45 Ton/m2

Mdnc = El momento total de carga muerta actuando en la sección no compuesta

MDC1 + MDC2 = 596.54 Ton/m2

Sc = Módulo de sección para la fibra extrema de la sección compuesta donde el

esfuerzo de tensión es causado por la carga externa aplicada = Sbc = 0.440 m3

Snc = Módulo de sección para la fibra extrema de la sección no compuesta donde la

tensión de esfuerzo es causado por cargas externas = Sbg = 0.339 m3

γ1 = Factor de flexión de agrietamiento. Para todas las demás estructuras de con-

creto = 1.60

γ2 = Factor de variabilidad del presforzado. Para tendones adheridos = 1.10

γ3 = Ratio mı́nimo especificado de fluencia a tensión del acero. Para estructuras de

concreto preesforzado = 1.00

Mcr = 1.0
[
(1.6(449.45)+ 1.10(2461.3))0.440−596.54

(
0.440
0.339

−1
)]

= 1330.78 Ton.m

En el centro de luz, el momento factorado requerido por Resistencia I es: Mu =

1529.59 Ton.m (Tabla 3.6), de modo que 1.33Mu = 2034.36 Ton.m Entonces Mcr < 1.33Mu,

El Mcr requiere control.

Mr = φMu = 2057.35 Ton.m > Mcr = 1330.78 Ton.m OK
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Cuarenta torones de 0.6-in de baja relajación satisfacen el estado ĺımite de resistencia.

2. Corte [A5.8]

a) En general la resistencia nominal a corte Vn puede ser el menor valor de [A5.8.2.3.3]

Vn = VC +VS +VP

Vn = 0.25 f ′cbvdv +Vp

En donde la resistencia al concreto es:

Vc = 0.0316β
√

f ′cbvdv kips = 0.265β

√
f ′cbvdv kg

Y la resistencia nominal del refuerzo transversal a corte es:

Vs =
Av fydv(cotθ + cotα)sinα

s

Vs =
Av fydv cotθ

s

Para refuerzo vertical α = 90◦ [C5.8.3.3-1]

Donde:

bv = ancho del alma (cm)

dv = altura de corte efectiva no menor que 0.9de o 0.72h (cm)

s = espaciamiento de estribos (cm)

β = factor que indica la capacidad del concreto fisurado diagonalmente a trasmitir

tracción.

θ = ángulo de inclinación de la tensiones de compresión diagonal.

Av = Refuerzo vertical (cm2)

Vp = Componente de fuerza de pretensado en la dirección aplicada del corte. Posi-

tivo si resiste el corte aplicado (kg)

φv = 0.9 [A5.5.4.2.1] η1 = η = 1.0
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En el centro de la viga:

de =
Aps fpsdp + As fyds

Aps fps + As fy
= 195.33 cm

dv = de−
a
2

dv ≥máx

 0.9de = 0.9(195.33) = 175.797 cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.2 cm

a = β1c = 0.694(17.556) = 12.18 cm

dv = 195.33− 12.18
2

= 189.24 cm [A5.8.2.7]

En el apoyo de la viga:

de =
Aps fpsdp + As fyds

Aps fps + As fy
= 196.31 cm

dv = de−
a
2

dv ≥máx


0.9de = 0.9(196.31) = 176.679 cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.2 cm

de−a/2 = 196.31−12.42/2 = 191.10 cm., gobierna

bv = Ancho mı́nimo del alma = 20 cm

b) Contribución de resistencia al corte del preesfuerzo

Vp = 0

c) Diseño por corte

La ubicación de la sección critica por corte es la mayor de dv = 190.5cm o 0.5dv cotθ

desde la cara interna del eje de apoyo [A5.8.3.2]. Asumiendo θ ≤ 28◦

0.5dv cotθ ≤ 0.5(190.10)cot(28◦) = 178.76 cm

Si el ancho del apoyo es conocido, la distancia a la sección cŕıtica desde el eje de soporte

puede ser incrementado. En este caso, la sección es conservadoramente tomada como

184.43 cm desde el eje de apoyo. Los cálculos son mostrados para 184.43 cm desde el

eje de soporte.

El procedimiento es usado de forma similar para el resto de los 10 puntos con resultados

finales mostrados en las Tablas (3.9, 3.10, 3.11, 3.12). Cada tabla contiene el resumen
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3.2. Diseño de la Superestructura.

del diseño por corte según el método que figura en el t́ıtulo de cada tabla.

dcritical = 1.844 m

ξ =
dcritical

L
=

1.844
41.50

= 0.04

Cargas factoradas en el estado ĺımite de resistencia I. (Tabla 3.10)

Vu = 152.39 Ton

Mu = 288.80 Ton.m

Para la siguiente ilustración del diseño por corte usaremos los siguientes métodos:

1) Método 1: Procedimiento simplificado para secciones no pretensadas [A5.8.3.4.1]

2) Método 2: Procedimiento general para calcular la resistencia al Corte [A5.8.3.4.2

y Apéndice B5 de la AASHTO]

3) Método 3: Procedimiento simplificado para secciones presforzadas y no presforzafas

[A5.8.3.4.3]

Usar Método 2 Apéndice B5 (MCFT) para determinar el espaciamiento requerido

de los estribos.

Paso 1: Dado Vu = 152.39 Ton y Mu = 288.80 Ton.m

dv ≥máx


0.9de = 0.9(196.31) = 176.679cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.2cm

de−a/2 = 196.31−12.34/2 = 189.51cm., gobierna

Paso 2: Cálculo de νu/ f
′
c

Vp = 0 φv = 0.9

Ecuación [A5.8.2.9-1]

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|152.39|x103

0.9(20)(189.51)
= 44.675 kg/cm2

νu

f ′c
=

44.675
500

= 0.089 < 0.125

Entonces

Smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(189.51) = 151.608 cm

24in = 60 cm gobierna

Paso 3: Calcular εx de la ecuación [B5.2-1]
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Primera iteración

Asumir θ = 25◦, fpo ≈ 0.7 fpu = 0.7(18600) = 13020 kg/cm2 [A5.8.3.4.2]

εx =

|Mu|
dv

+ 0.5Nu + 0.5
∣∣Vu−Vp

∣∣cotθ −Aps fpo

2(EsAs + EpAps)

=

|288.80x105|
189.51 + 0.5(0)+ 0.5 |152.39−0|

(
103)cot25◦−25.20(13020)

2
(
2.1x106(17.10)+ 2x106 (25.20)

)
=−0.00007 compresión

Porque εx es negativo puede reducido por el factor [A5.8.3.5.2-1]

Fε =
EsAs + EpAps

EcAc + EsAs + EpAps

Donde Ac es el área de concreto de la cara en tensión a flexión del miembro definido

como h/2 del miembro. [Fig. A5.8.3.4.2-1]

h = 210 cm

h
2

=
210

2
= 105 cm

Ac = (0.7)(0.2)+(2)

(
1
2

)
(0.25)(0.25)+(1.05−0.20)(0.2) = 0.3725x104 = 3725cm2

Ec = 357553 kg/cm2

Fε =

(
2.1x106)(17.10)+

(
2x106)(25.20)

(3725)(357553)+
(
2.1x106)(17.10)+

(
2x106)(25.20)

= 0.061

εxx103 = (−0.00007)(0.061)
(
103)

=−0.0043

Usando νu/ f
′
c = 0.089 y εxx103 con la (Tabla 2.5) [Tabla A5.8.3.5.4.2-1]

⇒ θ = 22.12◦ Cotθ = 2.46

Segunda Iteración

εxx103 =

|288.80x105|
189.51 + 0.5(0)+ 0.5 |152.39−0|

(
103)(2.46)−25.20(13020)

2
(
2.1x106(17.10)+ 2x106 (25.20)

) x103

= 0.068

[Tabla A5.8.3.4.2-1] ⇒ θ = 23.48◦ cotθ = 2.302

Tercera Iteración
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εx =

|288.80x105|
189.51 + 0.5(0)+ 0.5 |152.39−0|

(
103)(2.302)−25.20(13020)

2
(
2.1x106(17.10)+ 2x106 (25.20)

)
=−1.738x10−6

Fε εx = 0.061
(
−1.738x10−6

)
=−1.061x10−7

Fε εxx103 =−0.0001

Paso 4: Determinar θ y β

En la tercera iteración usando la [Tabla A5.8.3.4.2-1] ⇒ θ = 22.20◦ converge

Usar cotθ = 2.450 β = 3.40

Vc = 0.265β

√
f ′cbvdvkg

= 0.265(3.40)
√

500(20)(189.51)
(
10−3)= 76.43 Ton

Revisar si

V n≥ 0.5φ (Vc +Vp)

= 0.5(0.9)(76.43 + 0) = 34.39 Ton

Vu = 152.39 Ton > 34.39 Ton Requiere refuerzo transversal

Paso 5: Cálculo de Vs

Vs =
Vu

φ
−Vc−Vp

=
152.39

0.9
−76.43−0

= 92.89 Ton

Paso 6: Cálculo del espaciamiento requerido de los estribos

Av = 2(1.27) = 2.54 cm2

s≤
Av fydv cotθ

Vs
=

(2.54)(4200)(189.51)(2.45)

92.89x103 = 53.19 cm

s≤ 53.19cm < smáx = 60 cm

Paso 7: Revisión de refuerzo longitudinal [A5.8.3.5]

Aps fps + As fy ≥
|Mu|
dvϕ f

+ 0.5
Nu

ϕc
+

(∣∣∣∣Vu

ϕv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs

)
cotθ

Probar con s = 30 cm
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Provéıdo Vs = 92.89
( 53.19

30

)
= 164.71 Ton

(17.10)(4200)

1000
+

(25.20)(18125)

1000
≥ |288.80|

189.51x10−2 + 0.5(0)+

(∣∣∣∣152.39
0.9

−0
∣∣∣∣−0.5(164.71)

)
(2.45)

528.57 Ton > 365.51 Ton OK

Usar s = 30 cm estribos de 1/2′′ en la ubicación 100.4.

Usar Método 2 Procedimiento general para Resistencia al Corte [A5.8.3.4.2]

para determinar el espaciamiento requerido de los estribos.

Paso 1: Dado Vu = 152.39 Ton y Mu = 288.80 Ton.m

dv ≥máx


0.9de = 0.9(196.31) = 176.679cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.2cm

de−a/2 = 196.31−12.34/2 = 189.51cm., gobierna

Paso 2: Cálculo de νu/ f
′
c

Vp = 0 φv = 0.9

Ecuación [A5.8.2.9-1]

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|152.39|x103

0.9(20)(189.51)
= 44.675 kg/cm2

νu

f ′c
=

44.675
500

= 0.089 < 0.125

Entonces

Smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(189.51) = 151.608 cm

24in = 60 cm gobierna

Paso 3: Cálculo de εs ecuación [A5.8.3.4.2]

εs =

|Mu|
dv

+ 0.5Nu +
∣∣Vu−Vp

∣∣−Aps fpo

EsAs + EpAps

=

|288.80x105|
189.51 + 0.5(0)+ |152.39−0|x103−25.20(13020)

2.1x106 (17.10)+ 2x106(25.20)

=−0.003

Fε εs = (0.061)(−0.003) =−0.00002
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Paso 4: Cálculo de θ y β con las ecuación de [A5.8.3.4.2-1] y [A5.8.3.4.2-3]

β =
4.8

1 + 750εs
=

4.8
1 + 750(−0.00002)

= 4.86

θ = 29 + 3500εs = 29 + 3500(−0.00002) = 28.94◦

Vc = 0.265β

√
f ′cbvdv kg = 0.265(4.86)

√
500(20)(189.51)

(
10−3)= 109.24 Ton

Paso 5: Cálculo de Vs

Vs =
Vu

φ
−Vc−Vp

=
152.39

0.9
−109.24−0

= 60.08 Ton

Paso 6: Cálculo del espaciamiento requerido de los estribos

cotθ = cot28.94◦ = 1.806

Av = 2(1.27) = 2.54 cm2

s≤
Av fydv cotθ

Vs
=

(2.54)(4200)(189.51)(1.806)

60.08x103 = 60.7 cm

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|152.39|x103

0.9(20)(189.51)
= 44.675 kg/cm2

νu

f ′c
=

44.675
500

= 0.089 < 0.125

Entonces

smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(189.51) = 151.608 cm

24in = 60 cm gobierna

s≤mı́n(60.7 cm,smáx = 60 cm)

Paso 7: Revisión de la demanda adicional en el refuerzo longitudinal causado por corte

y dado por la ecuación [A5.8.3.5-1] Probar con s = 30 cm

Proveido Vs = 60.08
( 60.7

30

)
= 121.55 Ton

Aps fps + As fy ≥
|Mu|
dvϕ f

+ 0.5
Nu

ϕc
+

(∣∣∣∣Vu

ϕv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs

)
cotθ

(17.10)(4200)

1000
+

(25.20)(18125)

1000
≥ |288.80|

189.51x10−2 + 0.5(0)+

(∣∣∣∣152.39
0.9

−0
∣∣∣∣−0.5(121.55)

)
(1.806)

528.57 Ton > 348.69 Ton OK
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Usar s = 30 cm estribos de 1/2′′ en la ubicación 100.4.

Usar Método 1 Procedimiento simplificado para secciones no pretensadas

[A5.8.3.4.1] para determinar el espaciamiento requerido de los estribos.

Comentario: Este método es usado solamente para secciones no pretensadas, sin em-

bargo en esta parte se hará el cálculo para comparar que es lo se obtiene y que podemos

decir acerca de este método.

Paso 1: Dado Vu = 152.39 Ton y Mu = 288.80 Ton.m

dv ≥máx


0.9de = 0.9(196.31) = 176.679 cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.2 cm

de−a/2 = 196.31−12.34/2 = 189.51 cm., gobierna

Paso 2: Cálculo de la resistencia al corte del concreto Vc

Vc = 0.265β

√
f ′cbvdvkg

= 0.265(2)
√

500(20)(189.51)
(
10−3)= 44.96 Ton

Paso 3: Cálculo de Vs

Vs =
Vu

φ
−Vc−Vp

=
152.39

0.9
−44.96−0

= 124.37 Ton

Paso 4: Cálculo del espaciamiento requerido de los estribos

Av = 2(1.27) = 2.54 cm2

s≤
Av fydv cotθ

Vs
=

(2.54)(4200)(189.51)(1)

124.37x103 = 16.21 cm

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|152.39|x103

0.9(20)(189.51)
= 44.675 kg/cm2

νu

f ′c
=

44.675
500

= 0.089 < 0.125

Entonces

smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(189.51) = 151.608 cm

24in = 60cm gobierna

s≤mı́n(16.21 cm,smáx = 60 cm)
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Usar s = 15 cm estribos de 1/2′′ en la ubicación 100.4.

Paso 5: Revisión de Refuerzo longitudinal Proveido Vs = 124.37
( 16.21

15

)
= 134.44 Ton

Aps fps + As fy ≥
|Mu|
dvϕ f

+ 0.5
Nu

ϕc
+

(∣∣∣∣Vu

ϕv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs

)
cotθ

(17.10)(4200)

1000
+

(25.20)(18125)

1000
≥ |288.80|

189.51x10−2 + 0.5(0)+

(∣∣∣∣152.39
0.9

−0
∣∣∣∣−0.5(134.44)

)
(1)

528.57 Ton > 254.507 Ton OK

Usar Método 3: Procedimiento simplificado para secciones presforzafas y no

presforzafas [A5.8.3.4.3] para determinar el espaciamiento requerido de los estribos.

Paso 1: Dado Vu = 152.39 Ton y Mu = 288.80 Ton.m

dv ≥máx


0.9de = 0.9(196.31) = 176.679 cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.2 cm

de−a/2 = 196.31−12.34/2 = 189.51 cm., gobierna

Paso 2: Cálculo del Momento de agrietamiento

Mcre = sc

[
fr + fcpe−

Mdnc

Snc

]
= 0.44

[
449.45 + 1179.9− 101.33

0.34

]
= 585.71 Ton.m

Paso 3: Cálculo de la resistencia a corte del concreto:

Vci = 0.02
√

f ′cbvdv +
ViMcre

Mmáx
≥ 0.06

√
f ′cbvdv

= 0.168
√

500(20)(189.51)
(
10−3)+

(152.39)(585.71)

(288.80)
≥ 0.504

√
500(20)(189.51)

(
10−3)

= 323.294 Ton≥ 42.68 Ton

Vcw =

(
0.06

√
f ′c + 0.30 fpc

)
bvdv +Vp

Vcw =

(
0.504

√
500 + 0.30

(
310.59

0.686(10)

))
(20)(189.51)

(
10−3)+ 0

= 94.162 Ton

Paso 4: Cálculo de la resistencia a corte requerida por los estribos.

Vs =
Vu

φ
−Vc−Vp

=
152.39

0.9
−94.162−0

= 75.16 Ton
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Paso 5: Determinar el espaciamiento de estribos

cotθ = 1.0 + 3

(
P f/A√

f ′c

)
= 1.0 + 3

(
310.59/0.686/10√

500

)
= 1.72

Av = 2(1.27) = 2.54 cm2

s≤
Av fydv cotθ

Vs
=

(2.54)(4200)(189.51)(1.72)

75.16x103 = 46.24 cm

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|152.39|x103

0.9(20)(189.51)
= 44.675 kg/cm2

νu

f ′c
=

44.675
500

= 0.089 < 0.125

Entonces

smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(189.51) = 151.608 cm

24in = 60 cm gobierna

s≤mı́n(46.24 cm,smáx = 60 cm)

Usar s = 30 cm estribos de 1/2′′ en la ubicación 100.4.

Paso 6: Revisión de refuerzo longitudinal

Proveido Vs = 75.16
( 46.24

30

)
= 115.86 Ton

Aps fps + As fy ≥
|Mu|
dvϕ f

+ 0.5
Nu

ϕc
+

(∣∣∣∣Vu

ϕv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs

)
cotθ

(17.10)(4200)

1000
+

(25.20)(18125)

1000
≥ |288.80|

189.51x10−2 + 0.5(0)+

(∣∣∣∣152.39
0.9

−0
∣∣∣∣−0.5(115.86)

)
(1.72)

528.57 Ton > 344.407 Ton OK

d) Resumen de los diseños por corte

Ver tablas 3.9, 3.10, 3.11, 3.12 y 3.13.

e) Corte Horizontal [A5.8.4]

Para la interfaces entre viga y losa que han sido vaceados en diferentes momentos. La

resistencia nominal a corte puede ser tomada como:

Vnh = cAcv + µ(Av f fy + Pc)≤mı́n

 ≤ K1 f ´cAcv

≤ K2Acv

Donde:

Acv = Área de concreto que participa en la trasferencia de corte = (100cm)(1cm) =

100 cm2/cm
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Tabla 3.9: Resumen de diseño por corte Método 2: [Apéndice B5]

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Vu (Ton) 152.39 137.02 109.36 81.70 54.03 26.37
Mu (Ton.m) 288.80 550.65 978.94 1284.86 1468.41 1529.59
Vp (Ton) 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
dv (cm) 189.51 189.51 189.35 189.26 189.24 189.24

νu/ f
′
c 0.089 0.080 0.064 0.048 0.032 0.015

θ 22.20 30.44 31.76 27.96 27.19 27.22
εxx103 -0.0001 0.4918 0.6090 0.3652 0.3356 0.3534
β 3.40 2.58 2.53 2.93 3.09 3.15
Vc (Ton) 76.43 58.03 56.86 65.87 69.35 70.69
Requerido Vs (Ton) 92.89 94.22 64.65 24.90 -9.32 -41.38
Requerido s (cm) 53.19 36.42 50.33 60.00 60.00 60.00
Rev AsFy + Aps fps ≥ B 528.57 528.57 731.65 985.57 1087.16 1087.16
B 348.69 445.25 642.07 781.95 829.28 811.40
Proveido s (cm) 35 35 50 60 60 60

Fuente: Elaboración propia.

Tabla 3.10: Resumen de diseño por corte Método 2: Procedimiento General

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Vu (Ton) 152.39 137.02 109.36 81.70 54.03 26.37
Mu (Ton.m) 288.80 550.65 978.94 1284.86 1468.41 1529.59
Vp (Ton) 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
dv (cm) 189.51 189.51 189.35 189.26 189.24 189.24

νu/ f
′
c 0.089 0.080 0.064 0.048 0.032 0.015

εs -0.00002 0.00115 0.00140 0.00076 0.00068 0.00071
θ 28.94 33.02 33.89 31.67 31.38 31.49
β 4.86 2.58 2.34 3.06 3.18 3.13
Vc (Ton) 109.24 57.95 52.62 68.58 71.34 70.25
Requerido Vs (Ton) 60.08 94.30 68.89 22.19 -11.31 -40.95
Requerido s (cm) 60.00 32.90 43.53 60.00 60.00 60.00
Rev AsFy + Aps fps ≥ B 528.57 528.57 731.65 985.57 1087.16 1087.16
B 348.69 445.25 642.07 781.95 829.28 811.40
Proveido s (cm) 30 30 40 60 60 60

Fuente: Elaboración propia.
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Tabla 3.11: Resumen de diseño por corte Método 1

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Vu (Ton) 152.39 137.02 109.36 81.70 54.03 26.37
Mu (Ton.m) 288.80 550.65 978.94 1284.86 1468.41 1529.59
Vp (Ton) 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
dv (cm) 189.51 189.51 189.35 189.26 189.24 189.24

νu/ f
′
c 0.089 0.080 0.064 0.048 0.032 0.015

θ 45.00 45.00 45.00 45.00 45.00 45.00
β 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00
Vc (Ton) 44.96 44.96 44.92 44.90 44.89 44.89
Requerido Vs (Ton) 124.37 107.29 76.59 45.88 15.14 -15.59
Requerido s (cm) 16.21 18.79 26.31 43.90 60.00 60.00
Rev AsFy + Aps fps ≥ B 528.57 528.57 731.65 985.57 1087.16 1087.16
B 254.50 386.80 598.22 744.49 819.21 820.80
Proveido s (cm) 15 18 25 40 60 60

Fuente: Elaboración propia.

Tabla 3.12: Resumen de diseño por corte Método 3

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Vu (Ton) 152.39 137.02 109.36 81.70 54.03 26.37
Mu (Ton.m) 288.80 550.65 978.94 1284.86 1468.41 1529.59
Vp (Ton) 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00 0.00
dv (cm) 189.51 189.51 189.35 189.26 189.24 189.24

νu/ f
′
c 0.089 0.080 0.064 0.048 0.032 0.015

Vci(Ton) 323.29 123.35 62.84 48.14 42.62 42.62
Vcw (Ton) 94.16 94.16 115.22 140.24 149.86 149.86
θ 30.12 30.12 45.00 45.00 45.00 45.00
Vc (Ton) 94.16 94.16 62.84 48.14 42.62 42.62
Requerido Vs (Ton) 75.16 58.09 58.68 42.63 17.42 -13.32
Requerido s (cm) 46.24 59.84 34.34 47.24 60.00 60.00
Rev AsFy + Aps fps ≥ B 528.57 528.57 731.65 985.57 1087.16 1087.16
B 356.16 464.89 608.88 747.77 819.21 820.80
Proveido s (cm) 34 34 34 46 60 60

Fuente: Elaboración propia.

Tabla 3.13: Distribución de estribos de forma conservadora para la viga pretensada

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Proveido s (cm) 20 25 30 30 30 30

Fuente: Elaboración propia.
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Av f = Área de refuerzo de corte que cruza el plano de corte = 2(1.27) = 2.54 cm2 (2

ramas)

fy = Esfuerzo de fluencia del acero = 4200 kg/cm2

f
′
c = La menor resistencia a compresión del concreto = 280 kg/cm2

Para concreto normal vaceado in-situ sobre superficie de concreto. [A5.8.4.3]

c = factor de cohesión = 19.73 kg/cm2

u = factor de fricción = 1.0

K1 = 0.3

K2 = 1.80 ksi = 126.81 kg/cm2

Pc = Fuerza de compresión permanente normal al plano de corte

= losa+haunch+barrera

= 1.008 Ton/m = 0.010 Ton/cm

Con tal que:

Vnh = 19.73(100)(10−3)+ 1.0
[(

2.54
s

)
(4.2)+ 0.010

]
= 1.983 +

10.668
s

Ton/cm

s = Espacimiento del refuerzo a corte, cm.

Vnh ≤mı́n

 K1 f ´cAcv = (0.3)(280)(100)
(
10−3)= 8.400 Ton/cm gobierna

K2Acv = (126.81)(100)
(
10−3)= 12.680 Ton/cm

ϕvVnh ≥ ηVuh

Donde:

Vuh = Fuerza horizontal debido a la barrera, asfalto y LL+IM. = Vu
dv

Eq. [C5.8.4.2-6]

Vu = Fuerza de corte factorado debido a las cargas superpuestas en la sección com-

puesta.

Vu = 1.25DC3 + 1.50DW + 1.75(LL + IM)

dv = de− a
2 = 195.68− 12.34

2 = 189.51 cm

Asumimos la sección cŕıtica para corte horizontal igual a la ubicación de la sección

cŕıtica para corte vertical.
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Para la ubicación 100.4

Vu = 1.25(0)+ 1.5(8.73)+ 1.75(42.18) = 86.91 Ton

Vuh =
86.91

189.51
= 0.459 Ton/cm

Requerido para diseño

Vnh =
Vuh

φ
=

0.459
0.9

= 0.510 Ton/cm < 8.400 Ton/cm OK

Ecuación requerida Vnh con la condición de que Vnh satisfaga

0.51 = 1.983 +
10.668

s

s≤ 0,no requiere refuerzo

Mı́nimo refuerzo por corte en la interface [A5.8.4.4-1]

Av f ≥
0.05bv

f y
in2/in =

3.515bv

f y
cm2/cm

=
3.515(100)

4200
= 0.084 cm2/cm

El refuerzo por corte provisto cerca al apoyo para resistir el corte vertical son: estribos

1/2′′ espaciados a s = 30 cm.

Provisto

Av f =
2.54
30

= 0.085 cm2/cm > mı́n Av f OK

Usar s = 30 cm para la ubicación 100.4. Por inspección, el corte horizontal no gobierna

el espaciamiento para el resto de ubicaciones.

f ) Revisión de detalles

Zona de anclaje [A5.10.10]

La resistencia bursting previsto por el refuerzo transversal en el estado ĺımite de servicio

puede ser tomado como [A5.10.10.1]

Pr = fsAs (3.2.1)

Donde

fs = Esfuerzo en el acero que no debe exceder los 20ksi
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As = Área total de refuerzo transversal dentro de los h/4 en el apoyo de la viga.

h = Altura de viga prefabricada = 1.90 m

La resistencia Pr no puede ser menor que el 4% de la fuerza de pretensado después de

la transferencia.

Fpbt = fpctAps

= (0.75x18600)(56)
(
10−3)= 781.2 Ton

Pr = As fs ≥ 0.04(781.2) = 31.248 Ton

As ≥
31.248x10−3

20x70.45
= 22.18 cm2

Dentro de h
4 = 1.90

4 = 0.475 m

Número de estribos de 5/8′′

22.18
2x1.98

= 5.60

Usar 6 estribos de 5/8′′ 1@5cm, y 5@7.5cm. En el eje de apoyo de la viga.

Zona de confinamiento [A5.10.10.2]

Para la distancia de 1.5h = 1.5(1.9) = 2.85 m del eje de apoyo, el refuerzo no debe ser

menor que 3/8′′ espaciados a 15 cm, será colocado para confinar el acero de preesfuerzo

en la cara inferior de la viga.

Usar 19 de 3/8′′ espaciados a 15 cm. Estribos de forma cerrada para los torones.

3.2.8.3. Sketch del diseño

El diseño de la viga de concreto pretensada es resumido en la figura 3.14 y en el anexo A.15.

3.2.9. Diseño con vigas postensadas

3.2.9.1. Verificación en Estado Ĺımite de Servicio

1. Esfuerzos ĺımites para los tendones pretensados (Tabla 2.2)[A5.9.3]

fpu = 18900 kg/cm2, Ba ja rela jación 0.6− in., siete alambres f inamente torcidos

fpy = 0.9 fpu = 0.9(18900) = 17010 kg/cm2 [Tabla A5.4.4.1-1]

A = 1.4 cm2

Ep = 2x106 kg/cm2 [A5.4.4.2]
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Figura 3.14: Sketch para la viga pretensada. Fuente: Elaboración propia.
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Postensado [Tabla A5.9.3-1]

Previo al asiento

fpbt = 0.90 fpy = 0.90(17010) = 15309 kg/cm2

En la zona de anclaje inmediatamente después de la pérdida por anclaje

fs = 0.70 fpu = 0.70(18900) = 13230 kg/cm2

En otra parte a lo largo del miembro lejos de la zona de anclaje inmediatamente después del

deslizamiento del anclaje

fs = 0.74 fpu = 0.74(18900) = 13986 kg/cm2

En el estado ĺımite de servicio después de todas las pérdidas 2.3

fpe = 0.80 fpy = 0.80(17010) = 13608 kg/cm2

Una revisión de los valores en la tabla 3.15 indica que ninguno de los esfuerzos es excedido.

2. Esfuerzos ĺımites para el concreto (Tablas 2.3 y 2.4) [A5.9.4]:

f
′
c = 450 kg/cm2, Resistencia de compresión a los 28 d́ıas

f
′
ci = 0.80 f

′
c = 360 kg/cm2, Resistencia del concret en la transferencia

Esfuerzos limite inmediatamente después de perdidas instantáneas en el postensado

(compresión −, tensión +):

Compresión

fci =−0.6 f
′
ci =−0.6(360) =−216 kg/cm2 [A5.9.4.1.1]

Esfuerzo de tracción [A5.9.4.1.2-1]

Con armadura adherente

fti = 0.24
√

f ′ci ksi = 2
√

f ′ci kg/cm2 = 2
√

360 kg/cm2 = 37.94 kg/cm2

Esfuerzos en estado ĺımite de servicio después de todas las pérdidas

(compresión −, tensión +):

Esfuerzo de compresión

fc =−0.45 f
′
c =−0.45(450) =−202.50 kg/cm2 Servicio I
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Esfuerzo de tensión

ft = 0.19
√

f ′c ksi = 1.6
√

f ′c kg/cm2 = 1.6
√

450 kg/cm2 = 33.94 kg/cm2 Servicio III

Módulo de elasticidad [A5.4.2.4]

Eci = 0.136w1.5
c

√
f ′ci kg/cm2 = 0.136(2400)1.5√360 kg/cm2 = 303394.02 kg/cm2

Ec = 0.136w1.5
c

√
f ′c kg/cm2 = 0.136(2400)1.5√450 kg/cm2 = 339204.83 kg/cm2

3. Selección preliminar de los tendones de postensado

Controlado por los esfuerzos en el estado ĺımite de servicio o por la resistencia bajo cargas

factoradas. Para la condición final de carga, es necesario la sección trasversal compuesta.

Para transformar la viga AASTHO y la losa en una viga equivalente, el ratio es tomado

como n =
√

280
450 = 0.789 Si usamos el ancho efectivo de ala de 2.05m. Para la viga exterior,

la sección compuesta con sus dimensiones es mostrada en la figura 3.15.

Figura 3.15: Propiedades de la sección compuesta.
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Las propiedades para la viga son los siguientes:

Ag = 0.686 m2

Ig = 0.3203 m4

Stg =
Ig

ytg
=

0.3203
0.9560

= 0.335 m3

Sbg =
Ig

ybg
=

0.3200
0.9440

= 0.339 m3

Las propiedades para la sección compuesta están calculados en la parte de abajo. La distancia

del eje neutro a la cara superior de la losa es

ytc =
(0.686)(0.20 + 0.956)+(0.323)(0.1)

0.686 + 0.323

= 0.818 m

Ic = 0.3203 +(0.686)(0.956−0.618)2 +
(1.617)(0.2)3

12
+(0.323)(0.818−0.1)2

= 0.566 m4

Stc =
Ic

ytc
=

0.566
0.818

= 0.693 m3 (cara superior de losa)

Sic =
Ic

yic
=

0.566
0.618

= 0.917 m3 (cara superior de viga)

Sbc =
Ic

ybc
=

0.566
1.282

= 0.442 m3 (cara in f erior de viga)

Análisis Preliminar − Viga Exterior en el Centro de Luz

El mı́nimo valor de la fuerza de postensado de Ff para que la tensión en la fibra inferior de

la viga en el centro no exceda el ĺımite de 33.94 kg
cm2 en la sección compuesta bajo el estado

final de Servicio III.

fbg =−
Ff

Ag
−

Ff eg

Sbg
+

MDC1 + MDC2

Sbg
+

MDC3 + MDW + ML

Sbc
≤ 33.94

kg
cm2

Donde:

MDC1 = Momento debido al peso propio de la viga = 354.44 Ton.m

MDC2 = Momento debido al peso de la losa y diafragma = 224.39 Ton.m

MDC3 = Momento debido al peso de la barrera = 102.30 Ton.m

MDW = Momento debido a la carga de asfalto = 78.15 Ton.m

ML = Momento debido a la carga viva + impacto (Servicio III) = 0.8(413.59) =

330.872 Ton.m

eg = Distancia del centro de gravedad de la viga al centro de los cables pretensando

= 0.944−0.19 = 0.754 m (Valor estimado yps = 0.1hg = 0.19 m)
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Igualar el esfuerzo de tracción con el esfuerzo ĺımite para determinar la fuerza de pretensado.

fbg =−
Ff

0.686
−

Ff (0.754)

0.339
+

(354.44 + 224.39)

0.339
+

(102.30 + 78.15 + 330.872)

0.442
≤ 339.4

=−Ff (1.458 + 2.224)+ 1706.29 + 1157.75≤ 339.4

(3.682)Ff ≥ 2524.64

Ff ≥
2524.64
3.682

= 686 Ton

Asumiendo que el esfuerzo en cada torón después de todas las perdidas es 0.6 fpu =

0.6(18900) = 11340 kg
cm2

Aps ≥
Ff

0.6 fpu
=

686
11340

= 60.49 cm2

Número de torones de 0.6-in (Atorón = 1.4 cm2) = 60.49/1.4 = 43.20

Cuarenta y cuatro torones de 0.6-in; Aps = 44(1.4) = 61.6 cm2 Fig. 3.16.

Figura 3.16: Perfil del postensado.

Nota: Otras iteraciones de torones se hicieron previamente. Solo la iteración final se muestra.

ȳcl = 0.180 m

ecl = 0.944−0.180 = 0.764 m

ȳapoyo = 0.944 m

eapoyo = 0.944−0.944 = 0 m
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Tabla 3.14: Ubicación del cable en el apoyo y en centro tomando como referencia la base
de la viga

Ubicación Y (m) e (m) α(rad) cosα

100 0.944 0.000 -0.074 0.997
100.3 0.840 0.104 -0.068 0.998
101 0.669 0.275 -0.059 0.998
102 0.455 0.489 -0.044 0.999
103 0.302 0.642 -0.029 1.000
104 0.211 0.734 -0.015 1.000
105 0.180 0.764 0.000 1.000
106 0.211 0.734 0.015 1.000
107 0.302 0.642 0.029 1.000
108 0.455 0.489 0.044 0.999
109 0.669 0.275 0.059 0.998
110 0.944 0.000 0.074 0.997

Fuente: Elaboración propia.

4. Evaluación de pérdidas en el Postensado [A5.9.5]

∆ fpT = ∆ fpF + ∆ fpAT + ∆ fpES + ∆ fpLT [A5.9.5.1−2]

Donde:

∆ fpT = Pérdidas totales (Kg/cm2)

∆ fpF = Pérdida por fricción (Kg/cm2)

∆ fpAT = Pérdida por deslizamiento de anclaje (Kg/cm2)

∆ fpES = Perdida por acortamiento elástico del concreto (Kg/cm2)

∆ fpLT = Pérdidas por dependientes del tiempo shrinkage y creep del concreto y relajación

del acero de pretensado (Kg/cm2)

a) Pérdida por fricción ∆ fpF [5.9.5.2.2b-1]

∆ fpF = fp j(1− e−(u∑α+Kx))

Donde:

fp j = Esfuerzo en el acero de postensado en el apoyo (Kg/cm2)

x = Longitud del tendón postensado entre dos puntos (m)

K = Coeficiente de fricción intencional por curvatura = 0.00066 (1/m)

µ = Coeficiente de fricción no intencional = 0.25 (1/rad)

α = Suma de valores absolutos del cambio angular de preesforzado entre dos pun-

tos.

El factor de fricción a lo largo de la viga se muestra en la tabla 3.15.
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b) Pérdida por deslizamiento de anclaje ∆ fpAT

Un pequeño acortamiento en el tendón es necesario para que la cuña siente en el apoyo.

Para el diseño un desplazamiento t́ıpico es asumido (Un valor estandar es de ∆L =0.006

metros). El esfuerzo efectivo del tendón postensado en el apoyo es reducido debido al

acortamiento del tendón. Esta pérdida localizada del esfuerzo en el tendón es llamado

deslizamiento del anclaje. El deslizamiento del anclaje es representado en la figura 3.17.

Asumimos un deslizamiento de anclaje de 0.006m y usamos las pérdidas por fricción en

Figura 3.17: Modelo del deslizamiento del anclaje [2].

el anclaje muerto para calcular ∆ fpF . Asumimos un esfuerzo en los tendones de 75%

de la resistencia última del acero de preesfuerzo.

fp j = 0.75 fpu = 14175 kg/cm2

El esfuerzo en el anclaje muerto después de las pérdidas por fricción es:

fL = fp j(Factor de fricción) = 14175(0.938) = 13294.3 kg/cm2

∆ fpF Representa la pérdida por fricción entre dos puntos:

∆ fpF = fp j− fL = 880.7 kg/cm2

La longitud que afecta la pérdida por deslizamiento de anclaje es:

Lpa =

√
(E)(∆L)(LpF)

∆ fpF

Lpa =

√(
2x106)(0.006)(41.5)

880.7
= 23.78 m
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La pérdida total de esfuerzo por deslizamiento de anclaje es:

∆ fpAT =
2(E)(∆L)

Lpa

∆ fpAT =
2
(
2x106)(0.006)

23.78
= 1009.27 kg/cm2

El esfuerzo en el anclaje es:

fpA = fp j−∆ fpAT = 14175−1009.27 = 13165.73 kg/cm2

c) Acortamiento elástico, ∆ fpES [A5.9.5.2.3b]

Para el cálculo del acortamiento elástico usaremos la ecuación [C5.9.5.2.3b-1]:

∆ fpES =
N−1

2N
Aps fpbt(Ig + ecl

2Ag)− eclMgAg

Aps(Ig + ecl
2Ag)+

AgIgEci
Es

Donde:

N = Número de tendones de postensado.

Aps = Área de acero de postensado (m2).

fpbt = Esfuerzo de postensado inmediatamente después de la transferencia 0.9( f py) =

0.9(17010) = 15309 kg/cm2.

Ig = Momento de inercia de la viga (m4).

ecl = Excentricidad en el centro de luz (m).

Ag = Área de la viga postensada (m2).

Mg = Momento debido al peso propio de la viga (Ton.m).

∆ fpES =
4−1
2(4)

(
61.60x10−4)(15309x10)

(
0.320 + 0.7642x0.686

)
−0.764x354.44x0.686(

61.60x10−4)(0.320 + 0.7642x0.686
)

+ 0.686x0.320x303394.02
2x106

= 4904.6/10 = 490.46 kg/cm2

d) Estimación Aproximada de las pérdidas dependientes del tiempo ∆ fpLT [A5.9.5.3]

Las pérdidas a largo plazo son la combinación de las siguientes tres pérdidas:

1) Shrinkage del concreto ∆ fpSH

Disecación del concreto. La evaporación del agua libre causa la pérdida de vo-

lumen en el concreto, este es un proceso conocido como disecación del concreto

(Shrinkage). Las ecuaciones empericas desarrolladas se basan en la resistencia del

concreto y la humedad relativa donde se colocará el puente [1].

2) Creep ∆ fpCH

Es un fenómeno de incremento gradual de la deformación del concreto bajo cargas

sostenidas. El creep es determinado por la humedad relativa del sitito donde se
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colocara el puente, la resistencia del concreto, la superficie bruta de la viga de

concreto, área de acero de postensado y esfuerzo inicial en el apoyo [1].

3) Relajación del acero ∆ fpR

La relación del acero es un fenómeno de reducción gradual del esfuerzo cuando la

tensión es constante en el tiempo.

Las pérdidas dependientes del tiempo, ∆ fpLT debido al creep del concreto, shrinkage y

relajación del acero puede ser estimado usando.

∆ fpSH = 12.0(1.7−0.01H)
5

1 + f ′ci

∆ fpCH = 10.0
fp jAps

Ag
(1.7−0.01H)

5
1 + f ′ci

∆ fpR = 2.4 ksi A5.9.5.3-1

∆ fpLT = ∆ fpSH + ∆ fpCH + ∆ fpR

Donde:

fp j = Esfuerzo de pretensado inmediatamente después de la transferencia.

H = Promedio de humendad relativa%.

Para Lima H = 85%

∆ fpSH = 12.0(1.7−0.01(85))
5

1 + 360
70.3057

= 8.333

∆ fpCH = 10.0
(14175/70.3057)(61.60)

(0.686)
(1.7−0.01(85))

5
1 + 360

70.3057

= 12.572

∆ fpR = 2.4 ksi Para acero de baja relación

∆ fpLT = 8.333 + 12.572 + 2.4 = 23.304 ksi

∆ fpLT = 23.304x70.3057 = 1638.424 kg/cm2

e) Total de Pérdidas:

∆ fpT = (Pérdidas Iniciales) + (Pérdidas dependientes del tiempo)

∆ fpT = (∆ fpF + ∆ fpAT + ∆ fpES)+(∆ fpLT )

∆ fpT = (447.40 + 128.59 + 490.46)+(1638.42)

= 2704.87 kg/cm2

En la tabla 3.15 se resume los esfuerzos en el tendón en diez puntos a lo largo del tramo. Las

pérdidas asociadas con las fricción, deslizamiento del anclaje, acortamiento elástico, shrin-

kage, creep y relajación del acero son presentados. Los esfuerzos iniciales y finales también

son presentados.
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Tabla 3.15: Esfuerzos en el tendón.
Factor de Pérdidas de presfuerzo (kg/cm2)

Ubicación Fricción fp j ∆ fpAT fp j−∆ fpAT ∆ fpES fpi ∆ fpLT fp f

100 1.000 14175.0 1009.3 13165.7 490.5 12675.3 1638.4 11036.9
100.3 0.998 14150.0 960.7 13189.3 490.5 12698.8 1638.4 11060.4
101 0.994 14084.5 833.1 13251.4 490.5 12760.9 1638.4 11122.5
102 0.987 13994.5 657.0 13337.5 490.5 12847.0 1638.4 11208.6
103 0.981 13905.0 480.9 13424.1 490.5 12933.7 1638.4 11295.3
104 0.975 13816.0 304.7 13511.3 490.5 13020.8 1638.4 11382.4
105 0.968 13727.6 128.6 13599.0 490.5 13108.6 1638.4 11470.1
106 0.962 13639.7 0.0 13639.7 490.5 13149.3 1638.4 11510.9
107 0.956 13552.5 0.0 13552.5 490.5 13062.0 1638.4 11423.6
108 0.950 13465.8 0.0 13465.8 490.5 12975.3 1638.4 11336.9
109 0.944 13379.7 0.0 13379.7 490.5 12889.3 1638.4 11250.9
110 0.938 13294.3 0.0 13294.3 490.5 12803.9 1638.4 11165.4

5. Cálculo de esfuerzos en la viga inmediatamente después de las perdidas instantáneas

En el centro de luz

fpi = 0.75 fpu− (∆ fpF + ∆ fpAT + ∆ fpES)

= 0.75(18900)− (447.40 + 128.59 + 490.46) = 13108.6 kg/cm2

Fi = fpiAps cosα = 13108.6(61.60)(1.00) = 807487 kg = 807.487 Ton

ecl = 0.764 m.

En el centro de luz, los esfuerzos en la cara superior de la viga son:

fti =− Fi

Ag
+

Fiecl

Stg
−

Mdg

Stg

=−807.487
0.686

+
(807.487)(0.764)

0.335
− 354.44

0.335

=−393.4 Ton/m2 =−39.34 kg/cm2 < 37.94 kg/cm2 OK

Recordar que: Negativo denota compresión.

En el centro de luz, el esfuerzo de compresión es revisado en la cara inferior de la viga

fbi =− Fi

Ag
− Fiecl

Sbg
+

Mdg

Sbg

=−807.487
0.686

− (807.487)(0.764)

0.339
+

354.44
0.339

=−1951.2 Ton/m2 =−195.12 kg/cm2 > −216 kg/cm2 OK
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En el apoyo

fpi = 0.75 fpu− (∆ fpF + ∆ fpAT + ∆ fpES)

= 0.75(18900)− (0 + 1009.3 + 490.46) = 12675.3 kg/cm2

Fi = fpiAps cosα = 12675.3(61.60)(0.997) = 778454 kg = 778.454 Ton

eapoyo = 0 m.

En el extremo de la viga, el momento por peso propio es cero y la tensión en la cara superior

es:

fti =− Fi

Ag
+

Fieapoyo

Stg

=−778.454
0.686

+
(778.454)(0)

0.335

=−1134.4 Ton/m2 =−113.44 kg/cm2 < 37.94 kg/cm2 OK

Y la compresión es revisada en la cara inferior.

fbi =− Fi

Ag
−

Fieapoyo

Sbg

=−778.454
0.686

− (778.454)(0)

0.339

=−1135.1 Ton/m2 =−113.51 kg/cm2 > −216 kg/cm2 OK

En este caso, la sección esta en compresión en la cara inferior y la cara superior.

6. Cálculo de esfuerzos en la viga después de las pérdidas totales

Usar todas las pérdidas estimadas para determinar la fuerza de postensado final.

fp f = 0.75 fpu−∆ fpT = 0.75(18900)−2704.87

= 11470.13kg/cm2

Ff = 11470.13(61.6)(1.0) = 706560 kg = 706.560 Ton
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En el centro de luz

ft f =−
Ff

Ag
+

Ff ecl

Stg
− MDC1 + MDC2

Stg
− MDC3 + MDW + ML

Sic
(Cara superior de viga)

=−706.560
0.686

+
(706.560)(0.764)

0.335
− 354.44 + 224.39

0.335
− 102.30 + 78.15 + 413.59

0.917
Servicio I

=−1793.8 Ton/m2 =−179.38 kg/cm2 > −202.50 kg/cm2 OK

fb f =−
Ff

Ag
−

Ff ecl

Sbg
+

MDC1 + MDC2

Sbg
+

MDC3 + MDW + ML

Sbc
(Cara inferior de viga)

=−706.560
0.686

+
(706.560)(0.764)

0.339
− 354.44 + 224.39

0.339
− 102.30 + 78.15 + 0.8x413.59

0.442
Servicio III

= 242.5 Ton/m2 = 24.25 kg/cm2 < 33.94 kg/cm2 OK

ftc =−MDC3 + MDW + ML

Stc
(Cara superior de losa)

=−102.30 + 78.15 + 413.59
0.693

=−857.5 Ton/m2 =−85.75 kg/cm2 > −202.50 kg/cm2 OK

Cuarenta y cuatro torones de 0.6-in de baja relajación satisfacen el estado ĺımite de servicio.

7. Verificación en el estado ĺımite de fatiga [A5.5.3]

Utilizar el mismo diseño como en la sección 3.2.8.1.

8. Cálculo de la deflexión y contraflecha

Utilizar el mismo diseño como en la sección 3.2.8.1.

3.2.9.2. Verificación en Estado Ĺımite de Resistencia

1. Flexión

a) Esfuerzo en el tendón adherido [A5.7.3.1.1]

fps = fpu

(
1− k

c
dp

)

Donde:

k = 2
(

1.04−
fpy

fpu

)
= 2

(
1.04− 17010

18900

)
= 0.28
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Utilizando la sección no transformada para comportamiento elástico bw=b. (Fig. 3.15)

b = 205 cm

dp = (210−18) = 192 cm

f
′
c = 500 kg/cm2

As = 17.10 cm2 Aps = 56 cm2

β1 = 0.85− (0.05)

(
450−280

70.45

)
= 0.73 [A5.7.2.2]

Asumimos una sección rectangular y revisamos si la zona en compresión se encuentra

dentro de la losa.

c =
Aps fpu + As fs

0.85 f ′cβbw + kAps( fpu/dp)
[A5.7.3.1.1-4]

Con bw = b = 205 cm

c =
(61.60)(18900)+(17.10)(4200)

0.85(450)(0.73)(205)+ 0.28(61.60)(18900/192)

= 20.99 cm > ts = 20 cm

Como c > ts = 20 entonces se usará la siguiente ecuación

c =
Aps fpu + As fs−A´s f ′S−0.85 f ′c(b−bw)h f

0.85 f ′cβbw + kAps( fpu/dp)
[A5.7.3.1.1-3]

=
(61.60)(18900)+(17.10)(4200)−0.85(450)(205−100)(20)

0.85(450)(0.73)(205)+ 0.28(61.60)(18900/192)

= 7.35cm

fps = 18900 [1−0.28(7.35/192)] = 18697.4 kg/cm2

Tp = Aps fps = 61.60(18697.4) = 1152x103 Kg

b) Resistencia factorada a la flexión [A5.7.3.2.2]

a = β1c = (0.73)(7.35) = 5.26 cm

εs = 0.003
(

dp− c
c

)
= 0.003

(
192−7.35

7.35

)
= 0.075

εs ≥ 0.005

φ = 1.0
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de la ecuación [A5.7.3.2.2-1]

φMn = φ

[
Aps fps

(
dp−

a
2

)
+ As fy

(
ds−

a
2

)]
= 1.0

[
1152x103

(
192− 5.26

2

)
+ 17.10(4200)

(
200− 5.26

2

)]
φMn = 2322 Ton.m > Mu = 1692 Ton.m OK

c) Ĺımite para las armaduras [A5.7.3.3]

Refuerzo mı́nimo [A5.7.3.3.2] Para cualquier sección, la cantidad de presfuerzo

y la tensión de refuerzo no pretensado puede ser adecuado para desarrollar una

resistencia a flexión factorado Mr para el menor de:

El momento de agrietamiento Mcr determinado en base a la distribución elástica

de esfuerzos y el módulo de ruptura del concreto fr, ó

1.33 veces el momento último factorado para el estado Ĺımite de Resistencia I.

Revisando en el centro de luz: El momento de agrietamiento puede ser tomado como

[Eq. A5.7.3.3.2-1]

Mcr = γ3

[
(γ1 fr + γ2 fcpe)Sc−Mdnc

(
Sc

Snc
−1
)]

Donde:

fcpe = Esfuerzo de compresión en el concreto debido solo a la fuerza efectiva de

preesforzado (después de todas las pérdidas)

=−
Ff

Ag
−

Ff ecl

Sbg

=−706.560
0.686

− 706.560(0.764)

0.339
=−2621.6 Ton/m2

fr = Módulo de ruptura

= 2.01
√

f ′c = 2.01
√

450 = 42.639 Kg/cm2

= 426.39 Ton/m2

Mdnc = El momento total de carga muerta actuando en la sección no compuesta

MDC1 + MDC2 = 578.83 Ton/m2

Sc = Módulo de sección para la fibra extrema de la sección compuesta donde el

esfuerzo de tensión es causado por la carga externa aplicada = Sbc = 0.442 m3

Snc = Módulo de sección para la fibra extrema de la sección no compuesta donde la

tensión de esfuerzo es causado por cargas externas = Sbg = 0.339 m3
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γ1 = Factor de flexión de agrietamiento. Para todas las demás estructuras de con-

creto = 1.60

γ2 = Factor de variabilidad del presforzado. Para tendones adheridos = 1.10

γ3 = Ratio mı́nimo especificado de fluencia a tensión del acero. Para estructuras de

concreto preesforzado = 1.00

Mcr = 1.0
[
(1.6(426.39)+ 1.10(2621.6))0.442−578.83

(
0.442
0.339

−1
)]

= 1400.14 Ton.m

En el centro de luz, el momento factorado requerido por Resistencia I es: Mu =

1692.41 Ton.m (Tabla 3.7), de modo que 1.33Mu = 2250.91 Ton.m Entonces Mcr < 1.33Mu,

El Mcr requiere control.

Mr = φMu = 2322.23 Ton.m > Mcr = 1400.14 Ton.m OK

Cuarenta y cuatro torones de 0.6-in de baja relajación satisfacen el estado ĺımite de

resistencia.

2. Corte [A5.8]

a) En general la resistencia nominal a corte Vn puede ser el menor valor de [A5.8.2.3.3]

Vn = VC +VS +VP

Vn = 0.25 f ′cbvdv +Vp

En donde la resistencia al concreto es:

Vc = 0.0316β
√

f ′cbvdv kips = 0.265β

√
f ′cbvdv kg

Y la resistencia nominal del refuerzo transversal a corte es:

Vs =
Av fydv(cotθ + cotα)sinα

s

Vs =
Av fydv cotθ

s

Para refuerzo vertical α = 90◦ [C5.8.3.3-1]

Donde:

bv = ancho del alma (cm)

dv = altura de corte efectiva no menor que 0.9de o 0.72h (cm)

s = espaciamiento de estribos (cm)
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β = factor que indica la capacidad del concreto fisurado diagonalmente a trasmitir

tracción.

θ = ángulo de inclinación de la tensiones de compresión diagonal.

Av = Refuerzo vertical (cm2)

Vp = Componente de fuerza de pretensado en la dirección aplicada del corte. Posi-

tivo si resiste el corte aplicado (kg)

φv = 0.9 [A5.5.4.2.1] η1 = η = 1.0

En el centro de la viga:

de =
Aps fpsdp + As fyds

Aps fps + As fy
= 192.47 cm

dv = de−
a
2

dv ≥máx

 0.9de = 0.9(192.47) = 173.223 cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.2 cm

a = β1c = 0.729(7.35) = 5.36 cm

dv = 192.47− 5.36
2

= 189.79 cm [A5.8.2.7]

En el apoyo de la viga:

de =
Aps fpsdp + As fyds

Aps fps + As fy
= 120.59 cm

dv = de−
a
2

dv ≥máx


0.9de = 0.9(120.59) = 108.531 cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.2 cm gobierna

de−a/2 = 120.59−5.26/2 = 117.96 cm.,

bv = Ancho mı́nimo del alma = 20 cm

b) Contribución de la resistencia al corte del postensado

Vp = Ff α

Donde:

Vp = Componente vertical de la fuerza de postensado (Ton)

Ff = Fuerza de postensado en el punto cŕıtico después de todas las pérdidas (Ton).

α = Ángulo entre la parábola y la ĺınea horizontal (ver figura 3.18) (rads).
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Figura 3.18: Componentes del ángulo alfa. Fuente: Elaboración propia.

La ecuación de la parábola es: y = ax2

Para cualquier parábola con lados H y L: a =
H
L2

El ángulo para cualquier punto de la parábola es la primera derivada.

α(rads) =
dy
dx

=
2H
L2 x

α a una distancia dv = 1.47 m del apoyo es:

α(rads) =
2(0.764)

(0.5x41.5)2 (0.5x41.5−1.47) = 0.068

Vp = 681.73(0.068) = 46.36 Ton

c) Diseño por corte

La ubicación de la sección critica por corte es la mayor de dv = 151.20 cm o 0.5dv cotθ

desde la cara interna del eje de apoyo [A5.8.3.2]. Asumiendo θ ≤ 28◦

0.5dv cotθ ≤ 0.5(151.20)cot(28◦) = 142.18 cm

Si el ancho del apoyo es conocido, la distancia a la sección cŕıtica desde el eje de soporte

puede ser incrementado. En este caso, la sección es conservadoramente tomada como

146.7 cm desde el eje de apoyo. Los cálculos son mostrados para 146.7 cm desde el eje

de soporte.

El procedimiento es usado de forma similar para el resto de los 10 puntos con resultados

finales mostrados en las Tablas (3.16, 3.17, 3.18, 3.19). Cada tabla contiene el resumen

del diseño por corte según el método que figura en el t́ıtulo de cada tabla.

dcritical = 1.467 m

ξ =
dcritical

L
=

1.467
41.50

= 0.04
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Cargas factoradas en el estado ĺımite de resistencia I. (Tabla 3.10)

Vu = 155.51 Ton

Mu = 280.83 Ton.m

Para la siguiente ilustración del diseño por corte usaremos los siguientes métodos:

1) Método 1: Procedimiento simplificado para secciones no presforzadas [A5.8.3.4.1]

2) Método 2: Procedimiento general para calcular la resistencia al Corte [A5.8.3.4.2

y Apéndice B5 de la AASHTO]

3) Método 3: Procedimiento simplificado para secciones presforzadas y no presforza-

das [A5.8.3.4.3]

Usar Método 2 Apéndice B5 (MCFT) para determinar el espaciamiento requerido

de los estribos.

Paso 1: Dado Vu = 155.51 Ton y Mu = 230.83 Ton.m

dv ≥máx


0.9de = 0.9(130.38) = 117.37cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.20cm gobierna

de−a/2 = 130.38−5.28/2 = 127.74cm.,

Paso 2: Cálculo de νu/ f
′
c

Vp = 0 φv = 0.9

Ecuación [A5.8.2.9-1]

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|155.51|x103

0.9(20)(151.20)
= 41.811 kg/cm2

νu

f ′c
=

41.811
450

= 0.093 < 0.125

Entonces

Smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(151.2) = 120.96 cm

24in = 60 cm gobierna

Paso 3: Calcular εx de la ecuación [B5.2-1]

Primera iteración
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Asumir θ = 25◦, fpo ≈ 0.7 fpu = 0.7(18900) = 13230 kg/cm2 [A5.8.3.4.2]

εx =

|Mu|
dv

+ 0.5Nu + 0.5
∣∣Vu−Vp

∣∣cotθ −Aps fpo

2(EsAs + EpAps)

=

|230.83x105|
151.20 + 0.5(0)+ 0.5 |155.51−46.36|

(
103)cot25◦−61.60(13230)

2
(
2.1x106(17.10)+ 2x106 (61.60)

)
=−0.0017 compresión

Porque εx es negativo puede reducido por el factor [A5.8.3.5.2-1]

Fε =
EsAs + EpAps

EcAc + EsAs + EpAps

Donde Ac es el área de concreto de la cara en tensión a flexión del miembro definido

como h/2 del miembro. [Fig. A5.8.3.4.2-1]

h = 210 cm

h
2

=
210

2
= 105 cm

Ac = (0.7)(0.2)+(2)

(
1
2

)
(0.25)(0.25)+(1.05−0.20)(0.2) = 0.3725x104 = 3725cm2

Ec = 339205 kg/cm2

Fε =

(
2.1x106)(17.10)+

(
2x106)(61.60)

(3725)(339205)+
(
2.1x106)(17.10)+

(
2x106)(61.60)

= 0.112

εxx103 = (−0.0017)(0.112)
(
103)

=−0.1916

Usando νu/ f
′
c = 0.093 y εxx103 con la (Tabla 2.5) [Tabla A5.8.3.5.4.2-1]

⇒ θ = 19.38◦ Cotθ = 2.84

Segunda Iteración

εxx103 =

|230.83x105|
151.20 + 0.5(0)+ 0.5 |155.51−46.36|

(
103)(2.84)−61.60(13230)

2
(
2.1x106(17.10)+ 2x106 (61.60)

) x103

=−0.0016

Fε εx = 0.112(−0.0016) =−0.000178

Fε εxx103 =−0.178

[Tabla A5.8.3.4.2-1] ⇒ θ = 19.53◦ cotθ = 2.819
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Paso 4: Determinar θ y β

En la segunda iteración usando la [Tabla A5.8.3.4.2-1] ⇒ θ = 19.53◦ converge

Usar cotθ = 2.819 β = 4.35

Vc = 0.265β

√
f ′cbvdvkg

= 0.265(4.35)
√

450(20)(151.20)
(
10−3)= 74.01 Ton

Revisar si

V n≥ 0.5φ (Vc +Vp)

= 0.5(0.9)(74.01 + 46.36) = 72.74 Ton

Vu = 155.51 Ton > 72.74 Ton Requiere refuerzo transversal

Paso 5: Cálculo de Vs

Vs =
Vu

φ
−Vc−Vp

=
155.51

0.9
−74.01−46.36

= 52.42 Ton

Paso 6: Cálculo del espaciamiento requerido de los estribos

Av = 2(1.27) = 2.54 cm2

s≤
Av fydv cotθ

Vs
=

(2.54)(4200)(151.20)(2.819)

52.42x103 = 58.61 cm

s≤ 58.61cm < smáx = 60 cm

Paso 7: Revisión de refuerzo longitudinal [A5.8.3.5]

Aps fps + As fy ≥
|Mu|
dvϕ f

+ 0.5
Nu

ϕc
+

(∣∣∣∣Vu

ϕv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs

)
cotθ

Probar con s = 30 cm

Provéıdo Vs = 52.42
( 58.61

30

)
= 102.414 Ton

(17.10)(4200)

1000
+

(61.60)(18596)

1000
≥ |230.83|

151.20x10−2 + 0.5(0)+

(∣∣∣∣155.51
0.9

−46.36
∣∣∣∣−0.5(102.414)

)
(2.819)

1217.33 Ton > 296.33 Ton OK

Usar s = 30 cm estribos de 1/2′′ en la ubicación 100.4.

Usar Método 2 Procedimiento general para Resistencia al Corte [A5.8.3.4.2]
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3.2. Diseño de la Superestructura.

para determinar el espaciamiento requerido de los estribos.

Paso 1: Dado Vu = 155.51 Ton y Mu = 230.83 Ton.m

dv ≥máx


0.9de = 0.9(130.38) = 117.37cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.20cm gobierna

de−a/2 = 130.38−5.28/2 = 127.74cm.,

Paso 2: Cálculo de νu/ f
′
c

Vp = 0 φv = 0.9

Ecuación [A5.8.2.9-1]

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|155.51|x103

0.9(20)(151.20)
= 41.811 kg/cm2

νu

f ′c
=

41.811
450

= 0.093 < 0.125

Entonces

Smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(151.2) = 120.96 cm

24in = 60 cm gobierna

Paso 3: Cálculo de εs ecuación [A5.8.3.4.2]

εs =

|Mu|
dv

+ 0.5Nu +
∣∣Vu−Vp

∣∣−Aps fpo

EsAs + EpAps

=

|230.83x105|
151.20 + 0.5(0)+ |155.51−46.36|x103−61.60(13230)

2.1x106 (17.10)+ 2x106(61.60)

=−0.0035

Fε εs = (0.112)(−0.0035) =−0.00039

Paso 4: Cálculo de θ y β con las ecuación de [A5.8.3.4.2-1] y [A5.8.3.4.2-3]

β =
4.8

1 + 750εs
=

4.8
1 + 750(−0.00039)

= 6.78

θ = 29 + 3500εs = 29 + 3500(−0.00039) = 27.64◦

Vc = 0.265β

√
f ′cbvdv kg = 0.265(6.78)

√
450(20)(151.20)

(
10−3)= 115.29 Ton
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Paso 5: Cálculo de Vs

Vs =
Vu

φ
−Vc−Vp

=
155.51

0.9
−115.29−46.36

= 11.15 Ton

Paso 6: Cálculo del espaciamiento requerido de los estribos

cotθ = cot27.64◦ = 1.91

Av = 2(1.27) = 2.54 cm2

s≤
Av fydv cotθ

Vs
=

(2.54)(4200)(151.20)(1.91)

11.15x103 = 275.63 cm

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|155.51−0.9(46.36)|x103

0.9(20)(151.20)
= 41.811 kg/cm2

νu

f ′c
=

41.811
450

= 0.093 < 0.125

Entonces

smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(151.20) = 120.96 cm

24in = 60 cm gobierna

s≤mı́n(275.63 cm,smáx = 60 cm)

Paso 7: Revisión de la demanda adicional en el refuerzo longitudinal causado por corte

y dado por la ecuación [A5.8.3.5-1] Probar con s = 30 cm

Proveido Vs = 11.15
( 275.63

30

)
= 102.41 Ton

Aps fps + As fy ≥
|Mu|
dvϕ f

+ 0.5
Nu

ϕc
+

(∣∣∣∣Vu

ϕv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs

)
cotθ

(17.10)(4200)

1000
+

(61.60)(18596)

1000
≥ |230.83|

151.20x10−2 + 0.5(0)+

(∣∣∣∣155.51
0.9

−46.36
∣∣∣∣−0.5(102.41)

)
(1.91)

1217.33 Ton > 296.32 Ton OK

Usar s = 30 cm estribos de 1/2′′ en la ubicación 100.4.

Usar Método 1 Procedimiento simplificado para secciones no presforzadas

[A5.8.3.4.1] para determinar el espaciamiento requerido de los estribos.

Comentario: Este método es usado solamente para secciones no pretensadas, sin embar-

go en esta parte haremos el cálculo para comparar que es lo se obtiene y que podemos
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3.2. Diseño de la Superestructura.

decir acerca de este método.

Paso 1: Dado Vu = 155.51 Ton y Mu = 230.83 Ton.m

dv ≥máx


0.9de = 0.9(130.38) = 117.37cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.20cm gobierna

de−a/2 = 130.38−5.28/2 = 127.74cm.,

Paso 2: Cálculo de la resistencia al corte del concreto Vc

Vc = 0.265β

√
f ′cbvdvkg

= 0.265(2)
√

450(20)(151.20)
(
10−3)= 34.03 Ton

Paso 3: Cálculo de Vs

Vs =
Vu

φ
−Vc−Vp

=
155.51

0.9
−34.03−46.36

= 92.41 Ton

Paso 4: Cálculo del espaciamiento requerido de los estribos

Av = 2(1.27) = 2.54 cm2

s≤
Av fydv cotθ

Vs
=

(2.54)(4200)(151.20)(1)

92.41x103 = 33.25 cm

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|155.51−0.9(46.36)|x103

0.9(20)(151.20)
= 41.811 kg/cm2

νu

f ′c
=

41.811
450

= 0.093 < 0.125

Entonces

smáx = mı́n

 0.8dv = 0.8(151.20) = 120.96 cm

24in = 60cm gobierna

s≤mı́n(33.25 cm,smáx = 60 cm)

Usar s = 30 cm estribos de 1/2′′ en la ubicación 100.4.
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Paso 5: Revisión de Refuerzo longitudinal Proveido Vs = 92.41
( 33.25

30

)
= 102.42 Ton

Aps fps + As fy ≥
|Mu|
dvϕ f

+ 0.5
Nu

ϕc
+

(∣∣∣∣Vu

ϕv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs

)
cotθ

(17.10)(4200)

1000
+

(61.60)(18596)

1000
≥ |230.83|

151.20x10−2 + 0.5(0)+

(∣∣∣∣155.51
0.9

−46.36
∣∣∣∣−0.5(102.42)

)
(1)

1217.33 Ton > 227.891 Ton OK

Usar Método 3: Procedimiento simplificado para secciones presforzadas y no

presforzadas [A5.8.3.4.3] para determinar el espaciamiento requerido de los estribos.

Paso 1: Dado Vu = 155.51 Ton y Mu = 230.83 Ton.m

dv ≥máx


0.9de = 0.9(130.38) = 117.37cm

0.72h = 0.72(210.00) = 151.20cm gobierna

de−a/2 = 130.38−5.28/2 = 127.74cm.,

Paso 2: Cálculo del Momento de agrietamiento

Mcre = sc

[
fr + fcpe−

Mdnc

Snc

]
= 0.44

[
426.39 + 1201.1− 78.95

0.34

]
= 615.99 Ton.m

Paso 3: Cálculo de la resistencia a corte del concreto:

Vci = 0.02
√

f ′cbvdv +
ViMcre

Mmáx
≥ 0.06

√
f ′cbvdv

= 0.168
√

450(20)(151.20)
(
10−3)+

(155.51)(615.99)

(230.83)
≥ 0.504

√
450(20)(151.20)

(
10−3)

= 425.77 Ton≥ 32.30 Ton

Vcw =

(
0.06

√
f ′c + 0.30 fpc

)
bvdv +Vp

Vcw =

(
0.504

√
450 + 0.30

(
11067x61.60
0.686

(
104)

))
(20)(151.20)

(
10−3)+ 46.36

= 168.82 Ton

Paso 4: Cálculo de la resistencia a corte requerida por los estribos.

Vs =
Vu

φ
−Vc−Vp

=
155.51

0.9
−168.82−46.36

=−42.38 Ton
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Paso 5: Determinar el espaciamiento de estribos

cotθ = 1.0 + 3

(
P f/A√

f ′c

)
= 1.0 + 3

(
11067x61.60/(0.686x104)√

450

)
= 1.80

Av = 2(1.27) = 2.54 cm2

s≤
Av fydv cotθ

Vs
=

(2.54)(4200)(151.20)(1.80)

−42.38x103 =−72.49 cm

νu =

∣∣Vu−φVp
∣∣

φbvdv
=
|155.51−0.9(46.36)|x103

0.9(20)(151.20)
= 41.811 kg/cm2

νu

f ′c
=

41.811
450

= 0.093 < 0.125

Entonces

smáx = mı́n


0.8dv = 0.8(151.20) = 120.96 cm

24in = 60cm

12in = 30cm gobierna

s≤ 30 cm

Usar s = 30 cm estribos de 1/2′′ en la ubicación 100.4.

Paso 6: Revisión de refuerzo longitudinal

Proveido Vs =−72.38
(−72.49

30

)
= 102.41 Ton

Aps fps + As fy ≥
|Mu|
dvϕ f

+ 0.5
Nu

ϕc
+

(∣∣∣∣Vu

ϕv
−Vp

∣∣∣∣−0.5Vs

)
cotθ

(17.10)(4200)

1000
+

(61.60)(18596)

1000
≥ |230.83|

151.20x10−2 + 0.5(0)+

(∣∣∣∣155.51
0.9

−46.36
∣∣∣∣−0.5(102.41)

)
(1.80)

1217.33 Ton > 288.077 Ton OK

d) Resumen de los diseños por corte

Ver tablas 3.16, 3.17, 3.18, 3.19 y 3.20.

3.2.9.3. Sketch del diseño

El diseño de la viga de concreto pretensada es resumido en la figura 3.19 y en el anexo A.16.
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Tabla 3.16: Resumen de diseño por corte Método 2: [Apéndice B5]

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Vu(Ton) 155.51 137.25 109.00 80.75 52.50 24.25
Mu(Ton.m) 230.83 609.27 1083.14 1421.63 1624.72 1692.41
Vp(Ton) 46.36 40.42 30.38 20.18 10.52 0.00
dv (cm) 151.20 151.20 163.92 178.29 186.91 189.79

νu/ f
′
c 0.093 0.082 0.062 0.043 0.028 0.016

θ 19.53 20.41 21.19 24.09 26.57 26.59
εxx103 -0.1787 -0.0991 -0.0185 0.1572 0.3026 0.3174
β 4.35 4.34 4.26 3.55 3.18 3.23
Vc (Ton) 74.01 73.80 78.56 71.22 66.91 69.02
Requerido Vs (Ton) 52.42 38.28 12.17 -1.67 -19.09 -42.08
Requerido s (cm) 58.61 78.31 260.54 -1967.44 -172.57 -79.18
Rev AsFy + Aps fps = 1223Ton≥ 364.79 636.99 826.71 891.54 909.95 890.10
Proveido s (cm) 30.00 60.00 60.00 60.00 60.00 60.00

Fuente: Elaboración propia.

Tabla 3.17: Resumen de diseño por corte Método 2: Procedimiento General

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Vu (Ton) 155.51 137.25 109.00 80.75 52.50 24.25
Mu (Ton.m) 230.83 609.27 1083.14 1421.63 1624.72 1692.41
Vp (Ton) 46.36 40.42 30.38 20.18 10.52 0.00
dv (cm) 151.20 151.20 163.92 178.29 186.91 189.79

νu/ f
′
c 0.093 0.082 0.062 0.043 0.028 0.016

εs -0.00039 -0.00022 -0.00005 0.00027 0.00061 0.00064
θ 27.64 28.22 28.81 29.95 31.12 31.22
β 6.78 5.76 5.00 3.99 3.30 3.25
Vc (Ton) 115.29 97.94 92.21 80.08 69.45 69.44
Requerido Vs (Ton) 11.15 14.13 -1.48 -10.53 -21.63 -42.50
Requerido s (cm) 275.63 212.09 -2145.15 -312.69 -152.32 -78.40
AsFy + Aps fps = 1223Ton≥ 296.32 565.22 777.70 870.46 902.96 890.39
Proveido s (cm) 30 60 60 60 60 60

Fuente: Elaboración propia.
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Tabla 3.18: Resumen de diseño por corte Método 1

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Vu (Ton) 155.51 137.25 109.00 80.75 52.50 24.25
Mu (Ton.m) 230.83 609.27 1083.14 1421.63 1624.72 1692.41
Vp (Ton) 46.36 40.42 30.38 20.18 10.52 0.00
dv (cm) 151.20 151.20 163.92 178.29 186.91 189.79

νu/ f
′
c 0.093 0.082 0.062 0.043 0.028 0.016

θ 45.00 45.00 45.00 45.00 45.00 45.00
β 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00 2.00
Vc (Ton) 34.03 34.03 36.89 40.13 42.07 42.71
Requerido Vs (Ton) 92.41 78.05 53.84 29.42 5.75 -15.76
Requerido s (cm) 33.25 38.40 58.89 111.94 573.02 -211.40
Rev AsFy + Aps fps = 1223Ton≥ 227.89 472.22 722.70 839.47 889.59 890.92
Proveido s (cm) 30 35 55 60 60 60

Fuente: Elaboración propia.

Tabla 3.19: Resumen de diseño por corte Método 3

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Vu (Ton) 155.51 137.25 109.00 80.75 52.50 24.25
Mu (Ton.m) 230.83 609.27 1083.14 1421.63 1624.72 1692.41
Vp (Ton) 46.36 40.42 30.38 20.18 10.52 0.00
dv (cm) 151.20 151.20 163.92 178.29 186.91 189.79

νu/ f
′
c 0.093 0.082 0.062 0.043 0.028 0.016

Vci (Ton) 425.77 146.43 70.98 45.91 39.94 40.55
Vcw(Ton) 168.82 163.34 164.39 166.77 165.08 157.84
θ 1.80 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00
Vc (Ton) 168.82 146.43 70.98 45.91 39.94 40.55
Requerido Vs (Ton) -42.38 -34.35 19.75 23.64 7.88 -13.60
Requerido s (cm) -72.49 -87.25 160.53 139.33 418.19 -244.95
Rev AsFy + Aps fps = 1223Ton≥ 288.08 490.05 725.10 839.48 889.59 890.92
Proveido s (cm) 30 60 60 60 60 60

Fuente: Elaboración propia.

Tabla 3.20: Distribución de estribos de forma conservadora para la viga postensada

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Proveido s(cm) 20 25 30 30 30 30

Fuente: Elaboración propia.
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Figura 3.19: Sketch para la viga postensada. Fuente: Elaboración propia.
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3.2. Diseño de la Superestructura.

3.2.10. Diseño de Losa de Rodadura de Concreto.

Figura 3.20: Vista de la sección transversal para el diseño de la losa.

3.2.10.1. Propiedades de los materiales.

f
′
c = 280 kg/cm2 Resistencia del concreto.

fy = 4200 kg/cm2 Fluencia del acero.

γc = 2.4 Ton/m3 Peso especifico del concreto.

γa = 2.2 Ton/m3 Peso especifico del asfalto.

3.2.10.2. Cargas.

Pbar = 0.48 Ton Peso de Barrera por metro de ancho longitudinal.

Was f = 0.11 Ton/m Carga de asfalto por metro de ancho transversal.

3.2.10.3. Caracteŕısticas del camión.

Se = 1.80 m Distancia entre ejes.

P = 7.25 Ton Peso de carga por llanta de camión.

IM = 0.33 Impacto Considerado.

3.2.10.4. Anchos tributarios [A4.6.2.1.3].

Para concreto vaceado in situ [Tabla A4.6.2.1.3-1]

Volado 1140 + 0.833x

Momento positivo 0.66 + 0.55S

Momento negativo 1.22 + 0.25S

S = 2.10 m Separacion entre vigas.

SM+ = 0.66 + 0.55(2.10) = 1.815 Ancho para momento positivo.
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3.2. Diseño de la Superestructura.

SM− = 1.22 + 0.25(2.10) = 1.745 Ancho para momento negativo.

x = 0.30 m Distancia entre eje de viga externa a llanta mas externa.

Svol = 1.14 + 0.833(0.30) = 1.390 Ancho para momento positivo.

Br = 0.33 m Brazo ŕıgido. (conservadoramente 2/3 del ancho superior de la viga)

3.2.10.5. Combinaciones de cargas.

Momentos en estado ĺımite de resistencia

Mu = 1.25DC + 1.5DW + 1.75LL

1. Diagrama para momentos positivos

Figura 3.21: Diagrama para momenentos positivos (Ton.m).

2. Diagrama para momentos negativos

Figura 3.22: Diagrama para momenentos negativos (Ton.m).

3. Diagrama para momentos en volado

Figura 3.23: Diagrama para momenentos en volado (Ton.m).

Momentos en estado ĺımite de servicio

Mservicio = 1.00DC + 1.00DW + 1.00LL
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3.2. Diseño de la Superestructura.

Figura 3.24: Diagrama para momenentos positivos (Ton.m).

1. Diagrama para momentos positivos

2. Diagrama para momentos negativos

Figura 3.25: Diagrama para momenentos negativos (Ton.m).

3. Diagrama para momentos en volado

Figura 3.26: Diagrama para momenentos en volado (Ton.m).

3.2.10.6. Diseño por flexión.

Tabla 3.21: Diseño por flexión de la losa de concreto armado.
Mvol max M+ max M− max

Mu 0.51 4.26 3.26 T-m/m Momento ultimo
Mu 5.1E+04 4.3E+05 3.3E+05 Kg-cm/m Momento ultimo
b 100 100 100 cm Ancho de losa
h 20.00 20.00 20.00 cm Espesor de losa
d 17.00 17.00 17.00 cm Altura efectiva

f
′
c 280 280 280 Kg/cm2

fy 4200 4200 4200 Kg/cm2
Mcr 2.2E+05 2.2E+05 2.2E+05 Kg-cm/m Momento de agrietamiento
Mdis 6.8E+04 4.3E+05 3.3E+05 Kg-cm/m Momento de Diseño
As 1.06 6.87 5.21 cm2 Acero de diseño
a 0.19 1.21 0.92 cm
Astemp 1.80 1.80 1.80 cm2 Acero mı́nimo por temperatura
ϕ 1/2 5/8 5/8 pulg
sdis 0.70 0.29 0.38 m Espaciamiento de acero teórico
sele 0.300 0.250 0.300 m Espaciamiento elegido

Fuente: Elaboración propia.

UNIVERSIDAD NACIONAL DE SAN CRISTÓBAL DE HUAMANGA 114



3.2. Diseño de la Superestructura.

3.2.10.7. Control de agrietamientos en el concreto [A5.7.3.4].

Tabla 3.22: Espaciamiento máximo smáx para el control del agrietamiento
Mvol M+ M-

h 200.00 200.00 200.00 mm Espesor de elemento
γe 0.75 0.75 0.75 Clase de exposicion 0.75
βs 1.28 1.28 1.28
fss 3.35 197.99 15.92 Mpa Esfuerzo del acero en tesion en estado de servicio
dc 32.70 32.70 32.70 mm Covertura del acero en tension (centro de acero)
smáx 21.43 0.30 4.46 m
b 1000.00 1000.00 1000.00 mm Ancho del elemento
Ms 4.10 24.10 19.80 KN-m Momento máximo a servicio

As 422.50 792.19 660.16 mm2 Área de acero colocada

f
′
c 28.00 28.00 28.00 Mpa Resistencia compresión del concreto

fy 420.00 420.00 420.00 Mpa Resistencia a la fluencia del acero
Ec 2.5E+04 2.5E+04 2.5E+04 Mpa
Es 2.1E+05 2.1E+05 2.1E+05 Mpa
n 8.37 8.37 8.37
fcr 3.35 3.35 3.35 Mpa

Seccion no agrietada

ycg 98.97 98.09 98.40 mm
Asna 2.0E+05 2.1E+05 2.0E+05 mm2
Isnax 2.7E+09 2.7E+09 2.7E+09 mm4
Isnacg 6.8E+08 6.9E+08 6.8E+08 mm4
Ssnac 6847327 7003184 6947757 mm3
Ssnas 1E+07 1.1E+07 1E+07 mm3
Msna 22.92 23.44 23.25 KN-m
fcc 0.61 3.58 2.94 Mpa
fss 3.35 19.19 15.92 Mpa

Seccion agrietada

a 500.00 500.00 500.00 mm
b 3.5E+03 6.6E+03 5.5E+03 mm2
c -6E+05 -1E+06 -9E+05 mm3
kd 31.04 40.93 37.82 mm
Isakd 7.6E+07 1.3E+08 1.1E+08 mm4
Jd 157 154 155 mm
fcc 1.68 7.66 6.77 Mpa
fss 61.83 197.99 193.89 Mpa

Fuente: Elaboración propia.

3.2.10.8. Refuerzo de distribución [A9.7.3.2].

El refuerzo de distribución para momento positivo y negativo es:

220/
√

s≤ 67% S en (ft)

220/
√

s = 84% > 67% ∴ se usa 67%

%As = .67x6.87 = 4.61cm2

Se usará estribos de 1/2” espaciados a 0.25m
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3.3. Miscelánea.

Figura 3.27: Resumen del refuerzo en la losa de concreto armado.

3.3. Miscelánea.

3.3.1. Diseño de viga diafragma.

3.3.1.1. Dimensiones y Propiedades.

1. Geometŕıa

DDIAF = 13.80 m. Distancia entre diafragmas contiguos (Distancia entre diafragmas conti-

guos mas alejados).

SV L = 2.10 m. Separación entre vigas longitudinales.

R = 1.87 m. Proporción de concentración de carga móvil en diafragma.

P = 9.60 Ton. Peso total en una llanta de camión HL-93.

b = 0.25 m. Ancho de viga diafragma

h = 1.70 m. Altura de viga diafragma sin considerar losa.

2. Materiales

f
′

c = 210 kg/cm2.

fy = 4200 kg/cm2.

3.3.1.2. Fuerzas Actuantes.

1. Peso Propio (DC)

Wpp = 1.02 Ton/m. Peso propio de viga por metro lineal.

Mmax =
WppS2

V L
8

Mmax = 0.56 Ton−m. Momento máximo considerando losa simplemente apoyada entre vi-

gas.

Vmax =
WppSV L

2 .

Vmax = 1.07 Ton. Cortante máximo en viga.
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3.3. Miscelánea.

Figura 3.28: Geometŕıa.

2. Carga Móvil (LL)

Mmax = (SV L < 3.6, PS
4 , P(S−0.9)2

2S )

Mmax = 5.06 Ton−m. Momento máximo considerando losa simplemente apoyada entre vi-

gas.

M1max = 5.67 Ton−m. R60% Mmax - Momento positivo.

M2max = 3.78 Ton−m. R40% Mmax - Momento negativo.

Vmax = 20.56 Ton. Cortante máximo en viga.

3.3.1.3. Combinación De Cargas.

1.25DC + 1.75LL

1. Diseño a Flexión

2. Diseño a Cortante.

VUmax = 20.6 Ton. Cortante máximo en viga.

Vconc = 0.53
√

f ′c bd
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3.3. Miscelánea.

Tabla 3.23: Diseño a Flexión
M+

máx M−máx
Mu 10.62 7.32 Ton-m Momento ultimo
Mu 1062124.05 731510.83 Kg-cm/m Momento ultimo
b 25.00 25.00 cm Ancho de losa
h 170.00 170.00 cm Espesor de losa
d 165.00 165.00 cm Altura efectiva

f
′

c 210.00 210.00 Kg/cm2

fy 4200.00 4200.00 Kg/cm2

Mcr 3490006.57 3490006.57 Kg-cm/m Momento de agrietamiento
Mdis 1412624.99 972909.40 Kg-cm/m Momento de Diseño
As 2.28 1.56 cm2 Acero de diseño
a 2.14 1.47 cm
φ 5/8 1/2 pulg

und 1.15 1.23 und Cantidad de barras requeridas
sele 2.00 2.00 und Cantidad elegida

Vconc = 31.70 Ton. Cortante máximo en viga.

φ = 0.85.

φVconc = 26.90.

φVACE = VUmax−φVconc.

VACE = 0.00 Ton.

3. Área de Acero Mı́nimo por Corte.

Db = 3.08 pulg. Diámetro de barra a usar.

Nr = 2 und. Numero de ramas resistentes.

Av = 1.43 m2. Área de acero efectiva para corte.

SAM = 0.62 m. Espaciamiento máximo de acero mı́nimo (AM) por corte.

4. Espaciamiento Para Acero por Corte.

SAD = 0.45 m. Espaciamiento máximo de acero de diseño (AD) por corte.

Sprop = 0.20 m. Espaciamiento proporcionado.

3.3.1.4. Armadura de Contracción y Temperatura En Caras Laterales.

Amin = 0.0018Ag.

Amin = 7.65 cm2.

Amin = 3.825 cm2/cara.

Db = 3/8 pulg. Diámetro de barra a usar.

Nr = 1 und. Cantidad de refuerzo.

Av = 0.71 cm2. Área de acero.
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3.3. Miscelánea.

Smax = 0.45 m.

Smax : No mayor que 45 cm o 3t, siendo t el espesor del diafragma (A5.10.8)

Figura 3.29: Resumen del refuerzo en la viga diafragma.

3.3.2. Diseño de Apoyo Elástomerico.

3.3.2.1. Datos de Ingreso.

PD = 200.75 kips. Carga Muerta.

PLL = 132.01 kips. Carga Viva.

∆0 = 1.5 in. Movimiento horizontal del puente de la superestructura.

Eje de rotación del apoyo: Transverse.

Rotación cálculada = 0. Radians

Tolerancia de rotación = 0.005 Radians

θs = 0.005 Radians Rotación para diseño.

Tipo de apoyo elástomerico: Rectangular.

Apoyo sujeto a deformación por corte?: si.

Losa del puente fijo contra la traslación horizontal?: Si.

3.3.2.2. Geometŕıa del Apoyo Elástomerico.

FW= 27.56 in. Ancho de la base de la viga.
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3.3. Miscelánea.

W = 19.69 in. Ancho del apoyo.

FW≥W

27.56≥ 19.69 in. Ok

PT = 333 kips. Carga total sin factorar.

Amı́n = 280.00 in2. Área mı́nima de apoyo elástomerico. Basado en el estado ĺımite de servicio

(14.7.5.3.2).

Lmı́n = 10.57 in. Mı́nima longitud del apoyo.

L = 11.80 in. Longitud del apoyo.

L≥ Lmı́n

11.8≥ 10.57 in. Ok

A = 232.5 in2. Área del apoyo.

3.3.2.3. Deformación por Corte [A14.7.5.3.4].

∆s = ∆0 = 1.50 in. Máxima deformación por corte del apoyo elástomerico en el estado ĺımite de

servicio.

2∆s = 3.00 in.

hri = 0.59 in. Espesor de la capa interior del elastomero

hcover = 0.31 in. Espesor de la capa superior e inferior.

hcover ≤ 0.70hri (14.7.5.1)

0.315≤ 0.413 in. Ok

nint = 5. Numero de Capas Interiores

hrt = 2hcover + ninthri = 3.583 in. Espesor Total de Elastomeros.

hrt ≥ 2∆s (14.7.5.3.4−1)

3.583≥ 3.000 in. Ok

3.3.2.4. Esfuerzos de Compresión [A14.7.5.3.2].

σS = PT
A = 1.43 ksi. Esfuerzo promedio de compresión en servicio (Carga Total).

σL = PLL
A = 0.57 ksi. Esfuerzo promedio de compresión en servicio (Carga Viva).

Si = LW
2hri(L+W ) = 6.25. (14.7.5.1-1).

Si = D
4hri

= N/A. (14.7.5.1-2).
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3.3. Miscelánea.

G = 0.175 ksi. Módulo de corte del elastomero.

0.080≤ G≤ 0.175 ksi. (14.7.5.2)

0.080≤ 0.175≤ 0.175 ksi. Ok

Para apoyos sujetos a deformación por corte:

σs ≤ 1.66GS. (14.7.5.3.2−1)

1.43≤ 1.82 ksi. Ok

σs ≤ 1.6 ksi. (14.7.5.3.2−1)

1.43≤ 1.6 ksi Ok

σL ≤ 0.66 GS (14.7.5.3.2−2)

0.57≤ 0.72 ksi Ok

Para apoyos fijos sin deformación por corte:

σs ≤ 2.00 GS. (14.7.5.3.2−3)

N/A≤ N/A

σs ≤ 1.75 ksi. (14.7.5.3.2−3)

N/A≤ N/A

σs ≤ 1.00 GS. (14.7.5.3.2−4)

N/A≤ N/A

3.3.2.5. Combinación de Compresión y Rotación [A14.7.5.3.5].

a) Apoyo Rectangular.

B = 11.81 in. Logintud del Apoyo.

next = 1.00 Capa Exterior Permitido.

n = nint + next = 6. Número Equivalente de Capas Interiores de Elastómeros.

σs > 1.00GS
(

θs

n

)(
B
hri

)2

(14.7.5.3.5−1)

1.43 > 0.36 ksi. Ok
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3.3. Miscelánea.

Sujetos a deformación por corte:

σS < 1.875GS

[
1−0.200

(
θS

n

)(
B
hri

)2
]

(14.7.5.3.5−2)

1.43 < 1.91 ksi. Ok

Fijos sin deformación por corte:

σS < 2.25GS

[
1−0.167

(
θS

n

)(
B
hri

)2
]

(14.7.5.3.5−3)

1.43 < N/A

b) Apoyo Circular.

σS > 0.75GS
(

θS

n

)(
D
hri

)2

(14.7.5.3.5−4)

1.43 > N/A

Sujetos a deformación por corte:

σS < 2.5GS

[
1−0.15

(
θS

n

)(
D
hri

)2
]

(14.7.5.3.5−5)

1.43 < N/A

Fijos sin deformación por corte:

σS < 3.0GS

[
1−0.125

(
θS

n

)(
D
hri

)2
]

(14.7.5.3.5−6)

1.43 < N/A

3.3.2.6. Estabilidad [A14.7.5.3.6].

a) Para Libre Traslación Horizontal*.

2A≤ B. (14.7.5.3.6−1)

A =
1.92 hrt

L√
1 + 2L

W

= 0.393. (14.7.5.3.6−2)

2A = 0.785.

B =
2.67

(S + 2.0)
(
1 + L

4.0W

) = 0.281. (14.7.5.3.6−3)

2A≤ B.
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3.3. Miscelánea.

0.79≤ 0.28. NG − Ver Parte b

*Notas:

- Para apoyo rectangular donde L >W. (14.7.5.3.6)

- Para apoyo circular, W = L = 0.8D. (14.7.5.3.6)

b) Para traslación horizontal libre de la superestructura:

σS ≤
GS

2A−B
. (14.7.5.3.6−4)

1.43≤ 2.17 ksi. OK

c) Para traslación horizontal fija de la superestructura:

σS ≤
GS

A−B
. (14.7.5.3.6−5)

1.43≤ N/A

3.3.2.7. Refuerzo [A14.7.5.3.7].

a) Estado Ĺımite de Servicio.

Fy = 36 ksi. Esfuerzo de fluencia del refuerzo.

hs : Espesor Plancha Interior .

hsmin = 3.0hmaxσs
fy

= 0.070 in. Control (14.7.5.3.7-1)

b) Estado Ĺımite de Fatiga.

∆FT H = 24.00 ksi. Constante de amplitud para fatiga. (Table 6.6.1.2.5-3)

hsmin = 2.0hmaxσL
∆FT H

= 0.028 in. (14.7.5.3.7-2)

Espesor mı́nimo de plancha requerida = 0.070 in.

hs = 0.0787 in. Espesor de Plancha Interior

0.079≥ 0.070 in. Ok

3.3.2.8. Resumen Final de Diseño.

W = 19.685 in. Ancho del Apoyo.

L = 11.811 in. Longitud del Apoyo.

hri = 0.5906 in. Espesor de la Capa Interior de Elastómeroo.

hcover = 0.315 in. Espesor de la Capa Superior e Inferior.

nint = 5. Numero de Capas Interiores de Elastómero.

hrt = 3.583 Espesor Total de Elastómeros.
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3.3. Miscelánea.

hs = 0.0787 Espesor de la Plancha Interior .

Epesor t́ıpico en Cada Cara = 0.3150 in.

h = 4.055 in. Espesor Total del Apoyo.

h = hrt + hs(nint + 1)

Figura 3.30: Detalle del neopreno.

3.3.3. Diseño de tope śısmico.

3.3.3.1. Geometŕıa Y Cargas.

Figura 3.31: Geometŕıa.
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3.3. Miscelánea.

P = 45.10 Ton. 100% de la fuerza del sismo.

H = 0.00 Ton. En caso de comportarse como ménsula debe ser min. 20% de P.

W = 0.00 Ton/m. Carga distribuida en volado.

Wpp1 = 0.00 Ton/m. Carga distribuida peso propio factorada en el inicio.

Wpp2 = 0.00 /m. Carga distribuida peso propio factorada en el final.

b = 0.50 m. Ancho de volado.

Lp = 0.90 m. Longitud de volado.

av = 0.74 m. Distancia de aplicación carga vertical.

H1 = 0.90 m. Altura de volado en el inicio.

de = 0.83 m. Peralte efectivo de acero a flexión

H2 = 0.90 m. Altura de volado al final.

Se Comporta Como Mensula

3.3.3.2. Diseño Por Flexión.

1. Datos Constantes

Es = 2100000 kg/cm2.

f
′

c = 210 kg/cm2.

fcr = 29 kg/cm2.

fy = 4200 kg/cm2.

Vu(dv) = 0.00 t.

Mcr = bh2

6 .

k = Mu
φ0.85 f ′c b

.

a = d−
√

d2− 2k.

As = Mu
φ fy(d−( a

2 ))

3.3.3.3. Diseño Por Cortante (Como Viga).

∈x =
|Mu |
dv

+0.5|Vu|cotθ

AsEs
.

VConc = 0.264β
√

f ′c bdv.

θ = 29 + 3500∈x.

β = 4.8
1+750∈x

.

VAcero =
Av fydv

S .

φV = 0.90.
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3.3. Miscelánea.

Figura 3.32: Diamagrma de Fuerzas.

Figura 3.33: Acero a Flexión.

3.3.3.4. Diseño Por Cortante (Como Ménsula).

1. Cálculo De Acero Por Tensión.

H = φAn fy

φ = 0.75. Coeficiente de reducción de resistencia.

An = 0.00 cm2. Área de acero por tensión directa.

2. Cálculo De Acero Por Fricción.

H = φAv f fyµ

φ = 0.75. Coeficiente de reducción de resistencia.

µ = 1.40. Coeficiente de fricción de concreto vaciado in-situ.
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3.3. Miscelánea.

Tabla 3.24: Diseño Por Flexión
x Mu Mcr Mdis Vu Vud h de k a A f Asd

m Ton-m Ton-m Ton-m Ton Ton m m cm cm cm2 cm2

0.00 33.36 19.56 33.36 45.08 0.00 0.90 0.83 415.27 5.16 10.97 14.26
0.05 31.33 19.56 31.33 45.08 0.00 0.90 0.83 390.02 4.84 10.29 14.26
0.09 29.30 19.56 29.30 45.08 0.00 0.90 0.83 364.76 4.52 9.60 14.26
0.14 27.27 19.56 27.27 45.08 0.00 0.90 0.83 339.51 4.20 8.92 14.26
0.18 25.24 19.56 25.24 45.08 0.00 0.90 0.83 314.26 3.88 8.24 14.26
0.23 23.21 19.56 23.48 45.08 0.00 0.90 0.83 292.26 3.60 7.65 14.26
0.27 21.19 19.56 23.48 45.08 0.00 0.90 0.83 292.26 3.60 7.65 14.26
0.32 19.16 19.56 23.48 45.08 0.00 0.90 0.83 292.26 3.60 7.65 14.26
0.36 17.13 19.56 22.84 45.08 0.00 0.90 0.83 284.33 3.50 7.44 14.26
0.41 15.10 19.56 20.13 45.08 0.00 0.90 0.83 250.66 3.08 6.54 14.26
0.45 13.07 19.56 17.43 45.08 0.00 0.90 0.83 216.99 2.66 5.65 14.26
0.50 11.04 19.56 14.72 45.08 0.00 0.90 0.83 183.32 2.24 4.76 14.26
0.54 9.02 19.56 12.02 45.08 0.00 0.90 0.83 149.65 1.82 3.87 14.26
0.59 6.99 19.56 9.32 45.08 0.00 0.90 0.83 115.98 1.41 2.99 14.26
0.63 4.96 19.56 6.61 45.08 0.00 0.90 0.83 82.31 1.00 2.12 14.26
0.68 2.93 19.56 3.91 45.08 0.00 0.90 0.83 48.64 0.59 1.25 14.26
0.72 0.90 19.56 1.20 45.08 0.00 0.90 0.83 14.96 0.18 0.38 14.26
0.77 0.00 19.56 0.00 0.00 0.00 0.90 0.83 0.00 0.00 0.00 14.26
0.81 0.00 19.56 0.00 0.00 0.00 0.90 0.83 0.00 0.00 0.00 14.26
0.86 0.00 19.56 0.00 0.00 0.00 0.90 0.83 0.00 0.00 0.00 14.26
0.90 0.00 19.56 0.00 0.00 0.00 0.90 0.83 0.00 0.00 0.00 14.26

Tabla 3.25: Cuadro de barras de acero (ASTM Gr60 A706 - soldable y A615 - no soldable)

φ As Peso

pulg cm2 Kg/m
0.00 0.00 0.00
0.38 0.71 0.56
0.50 1.27 0.99
0.63 1.98 1.55
0.75 2.85 2.24
1.00 5.07 3.98
1.38 9.59 7.52

Tabla 3.26: Acero a flexión elegido

L N1 φ1 N2 φ2 As

0.3 5 0.75 0 0 14.26
0.4 5 0.75 0 0 14.26
0.9 5 0.75 0 0 14.26

Av f = 10.20 cm2. Área de acero por resistencia a la fricción para cortante.

3. Cálculo De Acero Total Principal.

Asc = máx(A f + An,
2
3 Av f + An).

A f = 11.00 cm2. Área de acero a flexión.
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3.3. Miscelánea.

Tabla 3.27: Diseño Por Cortante (Como Viga)

x Mu Vud dv ∈x β θ ∈x β θ Vconc

m Ton-m Ton m/m m/m tf
0.00 33.36 0.00 0.75 0.00 2.39 33.70 0.00 2.39 33.70 34.18
0.05 31.33 0.00 0.75 0.00 2.47 33.41 0.00 2.47 33.41 35.26
0.09 29.30 0.00 0.75 0.00 2.55 33.13 0.00 2.55 33.13 36.40
0.14 27.27 0.00 0.75 0.00 2.63 32.84 0.00 2.63 32.84 37.62
0.18 25.24 0.00 0.75 0.00 2.72 32.55 0.00 2.72 32.55 38.93
0.23 23.21 0.00 0.75 0.00 2.82 32.27 0.00 2.82 32.27 40.33
0.27 21.19 0.00 0.75 0.00 2.93 31.98 0.00 2.93 31.98 41.84
0.32 19.16 0.00 0.75 0.00 3.04 31.70 0.00 3.04 31.70 43.46
0.36 17.13 0.00 0.75 0.00 3.16 31.41 0.00 3.16 31.41 45.22
0.41 15.10 0.00 0.75 0.00 3.30 31.13 0.00 3.30 31.13 47.12
0.45 13.07 0.00 0.75 0.00 3.44 30.84 0.00 3.44 30.84 49.19
0.50 11.04 0.00 0.75 0.00 3.60 30.56 0.00 3.60 30.56 51.44
0.54 9.02 0.00 0.75 0.00 3.77 30.27 0.00 3.77 30.27 53.92
0.59 6.99 0.00 0.75 0.00 3.96 29.98 0.00 3.96 29.98 56.64
0.63 4.96 0.00 0.75 0.00 4.18 29.70 0.00 4.18 29.70 59.66
0.68 2.93 0.00 0.75 0.00 4.41 29.41 0.00 4.41 29.41 63.02
0.72 0.90 0.00 0.75 0.00 4.67 29.13 0.00 4.67 29.13 66.77
0.77 0.00 0.00 0.75 0.00 4.80 29.00 0.00 4.80 29.00 68.59
0.81 0.00 0.00 0.75 0.00 4.80 29.00 0.00 4.80 29.00 68.59
0.86 0.00 0.00 0.75 0.00 4.80 29.00 0.00 4.80 29.00 68.59
0.90 0.00 0.00 0.75 0.00 4.80 29.00 0.00 4.80 29.00 68.59

Asc = 11.00 cm2. Área de acero total. resistente.

4. Acero De Distribución por Tensión.

Ah = 0.5(Asc−An).

Ah = 5.50 cm2. Área de acero por distribución en 2/3h centrales.

3.3.4. Diseño De Anclaje Entre Losa Y Estribo.

3.3.4.1. Cálculos Previos.

A = 0.52. Coeficiente de aceleración.

PP +CM = 433.43 Ton. Reacción en estribo, debido al peso propio y cargas muertas adicionales.

Nt = 5.00 und. Número de topes transversales.

EQ = 45.08 Ton. Fuerza de sismo.

3.3.4.2. Varilla Lisa A Colocar En La Unión Entre Losa Y Estribo.

3.3.4.3. Resistencia Última Por Cortante.

φVn = φ0.6 fyA
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3.3. Miscelánea.

Tabla 3.28: Diseño Por Cortante (Como Viga)

x φBarr S ramas VAcero φvVnom Estado

m pulg. m und tf tf
0.00 0.50 0.10 2.00 79.53 102.34 Ok
0.05 0.50 0.10 2.00 79.53 103.31 Ok
0.09 0.50 0.10 2.00 79.53 104.34 Ok
0.14 0.50 0.10 2.00 79.53 105.44 Ok
0.18 0.50 0.10 2.00 79.53 106.62 Ok
0.23 0.50 0.10 2.00 79.53 107.88 Ok
0.27 0.50 0.10 2.00 79.53 109.24 Ok
0.32 0.50 0.10 2.00 79.53 110.70 Ok
0.36 0.50 0.10 2.00 79.53 112.27 Ok
0.41 0.50 0.10 2.00 79.53 113.99 Ok
0.45 0.50 0.10 2.00 79.53 115.85 Ok
0.50 0.50 0.10 2.00 79.53 117.88 Ok
0.54 0.50 0.10 2.00 79.53 120.11 Ok
0.59 0.50 0.10 2.00 79.53 122.56 Ok
0.63 0.50 0.10 2.00 79.53 125.27 Ok
0.68 0.50 0.10 2.00 79.53 128.29 Ok
0.72 0.50 0.10 2.00 79.53 131.67 Ok
0.77 0.50 0.10 2.00 79.53 133.31 Ok
0.81 0.50 0.10 2.00 79.53 133.31 Ok
0.86 0.50 0.10 2.00 79.53 133.31 Ok
0.90 0.50 0.10 2.00 79.53 133.31 Ok

φ = 0.65. Factor de reducción para corte.

fy = 3500.00 Kg/cm2. Acero estructural A50.

A = 1 3
8 pulg. Área de acero de varilla lisa.

φVn = 13.08 Ton.

N = 3.45 und. Número de varillas lisas requeridas.

N = 4.00 und. Número de varilla(s) lisa(s) propuesta(s).

NφVn = 52.31 Ton. Resistencia a corte de la(s) varilla(s).

EQ = 45.08 Ton. Fuerza de sismo.

Tabla 3.29: Varilla Lisa A Colocar.
φ Área

(in) (cm2)
0.38 0.71
0.50 1.27
0.63 1.98
0.75 2.85
1.00 5.07
1.13 6.41
1.38 9.58
1.50 11.40
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3.3. Miscelánea.

3.3.4.4. Resistencia Última Por Cortante.

NφVn > EQ. OK.

Figura 3.34: Detalle del anclaje entre losa y estribo.

3.3.5. Diseño de barrera.

3.3.5.1. Ĺıneas De Falla Y Datos.

Figura 3.35: Ĺıneas de falla y datos y la barrera..

1. Fuerzas y Datos Geométricos.

Ft = 24.55 Ton.
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3.3. Miscelánea.

Figura 3.36: Continuación de ĺıneas de falla y datos y la barrera.

Fl = 8.18 Ton.

Fv = 8.18 Ton.

Lt = 1.06 m.

Ll = Lt = 1.06 m.

Lv = 5.48 m.

H = 0.87 m.

Rw =
(

2
2Lc−Lt

)(
8Mb + 8Mw + McL2

c
H

)
.

Lc = Lt
2 +

√(Lt
2

)2
+ 8H(Mb+Mw

Mc
.

Figura 3.37: Dimensiones de la barrera.
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3.3. Miscelánea.

Rw : Fuerza resistente de barrera.

Mb : Momento resistente de viga superior = 0.

Mw : Momento resistente de muro alrededor de eje vertical.

Mc : Momento resistente de muro alrededor de eje horizontal.

H : Altura de muro.

Lt : Longitud de distribución de fuerza de choque.

Lc : Longitud de falla critica por lineas de fluencia.

2. Momento Resistente Alrededor De Eje Vertical (Mw).

Se Usara El Espesor Promedio

Aba = 0.20 m2. Área de barrera.

4∅1/2′′ = 5.08 cm2. Acero distribuido en cara a tracción de barrera.

b eq = 0.23 m. Ancho equivalente de muro.

r = 0.05 m. Recubrimiento de acero.

d = 0.18 m. Peralte efectivo.

φ = 0.90. Factor de resistencia a flexión.

a = 1.20 cm. Altura efectiva del concreto.

φMn = 3.32 Ton−m. Momento nominal.

3. Momento Resistente Alrededor De Eje Horizontal (Mc).

Zona B1

b prom = 0.40 m. Ancho de muro.

∅1/2′′@15 = 8.47 cm2/m. Acero distribuido en cara a tracción de barrera.

r = 0.05 m. Recubrimiento de acero.

d = 0.35 m. Peralte efectivo.

φ = 0.90. Factor de resistencia a flexión.

a = 1.99. Altura efectiva del concreto.

φMn1 = 10.88 Ton−m/m. Momento nominal por metro de ancho.

Zona B2

b prom = 0.20 m. Ancho de muro.

∅1/2′′@15 = 8.47 cm2/m. Acero distribuido en cara a tracción de barrera.

r = 0.05 m. Recubrimiento de acero.
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3.3. Miscelánea.

d = 0.15 m. Peralte efectivo.

φ = 0.90. Factor de resistencia a flexión.

a = 1.99. Altura efectiva del concreto.

φMn2 = 4.48 Ton−m/m. Momento nominal por metro de ancho.

Zona B3

b prom = 0.18 m. Ancho de muro.

∅1/2′′@15 = 8.47 cm2/m. Acero distribuido en cara a tracción de barrera.

r = 0.05 m. Recubrimiento de acero.

d = 0.13 m. Peralte efectivo.

φ = 0.90. Factor de resistencia a flexión.

a = 1.99. Altura efectiva del concreto.

φMn3 = 3.68 Ton−m/m. Momento nominal por metro de ancho.

φMnp = 4.54 Ton−m/m. Momento nominal por metro de ancho.

4. Calculo De Rw.

Lc = 2.84 m.

Rw = 29.86 Ton.

5. Transferencia De Corte A La Losa. (LRFD 5.8.4.1)

T = Rw
Lc+2H .

T = 6.53 Ton/m.

Vni = Resistencia al corte en zona de transferencia.

Vni = cAcv + µ
(
Av f fy + Pc

)
.

Acv : Área de concreto en transferencia

Av f : Área de concreto de transferencia

c : Factor de cohesión 0.075 Ksi

µ : Coeficiente de fricción

Pc : Peso de barrera

c : 52.50 Ton/m2.

µ : 0.60.

Acv : 0.40 m2.

Av f : 16.93 cm2/m. 2 ramas de∅1/2′′@15.

Pc : 0.48 Ton.

Vni = 63.96 Ton/m.
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3.4. Diseño de Subestructura.

6. Acero Mı́nimo Para Transferencia (LRFD 5.8.4.4-1)

Av f ≥
0.05Acv

fy

Av f mı́n = 3.33 cm2/m. Ok.

7. Longitud De Anclaje (LRFD 5.11.2.4)

Ldh = 24.14 cm.

Fred = 0.70.

Ldh red = 16.89 cm.

8∅ = 10.16 cm.

6pulg = 15.24 cm.

Ldh mı́n = 16.89 cm.

Figura 3.38: Resumen del diseño de la Barrera.

3.4. Diseño de Subestructura.

T.Y. Lin (TYLI) realiza una optimización del diseño de la subestructura del Puente Paseo de la

República para la Vı́a Expresa Sur en Lima, Perú.
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3.4. Diseño de Subestructura.

3.4.1. Descripción de la Subestructura.

La superestructura se apoya sobre el neopreno en todas las vigas cabezales. Las vigas cabezales

están apoyadas sobre monocolumnas.

La figura 3.39 muestra una vista en elevación t́ıpica de los pilares.

Figura 3.39: Elevación de la Monocolumna. Fuente: Memoria de cálculo de T.Y.Lin Inter-
national.

3.4.2. Modelo para Análisis Śısmico y Diseño.

El modelo de análisis estructural para el puente se ha creado usando CSiBridge. El análisis śısmico

y diseño de Vı́a Expresa Sur se llevó a cabo de acuerdo con la Gúıa de Especificaciones AASHTO

LRFD para Diseño Śısmico de Puentes, 2ª edición [24], en adelante denominado “La Gúıa de

Especificaciones”. El procedimiento de diseño śısmico adoptado es un enfoque de diseño basado en

el desplazamiento.

3.4.2.1. Diseño de Aceleración de Respuesta Espectral (RSA).

El espectro de respuesta utilizado en el diseño se basa en la clase C y un sitio amortiguación

supuesta del 5% . La siguiente tabla 3.30 muestra los valores utilizados para generar el espectro

de respuesta. Véase la figura 3.40 para el espectro de respuesta .
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3.4. Diseño de Subestructura.

Tabla 3.30: Parámetros de Ingreso para Respuesta Espectral.

Tipo de Sitio C

PGA= 0.52
SS= 1.11
S1= 0.53
Fpga= 1
As(%g)= 0.52
Fa= 1
Fv= 1
SDS= 1.11
SD1= 0.53
T0= 0.1
TS= 0.48

Figura 3.40: Respuesta Espectral. Fuente: Memoria de cálculo T.Y. Lin International.
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3.4. Diseño de Subestructura.

3.4.3. Modelo Śısmico.

La sección 3.5 de la Gúıa de Especificaciones establece que cada estructura de puente deberá ser

asignado a una de las cuatro categoŕıas de diseño śısmico (SDC). La categoŕıa de diseño śısmico

para la Vı́a Expresa Sur puede ser determinada en base a 1-seg peŕıodo de diseño espectral de

aceleración (SD1), que es 0,53 g de la Tabla 3.30 anterior. De acuerdo con la tabla 3.5.1 de la Gúıa

de Especificaciones, la categoŕıa de diseño śısmico aplicable para el proyecto es D.

3.4.3.1. Modelo Global RSA.

El objetivo del modelo y análisis de respuesta espectral es para cuantificar la respuesta śısmica

de la estructura del puente en términos de las demandas de desplazamiento estructurales. Por lo

tanto, es importante desarrollar un modelo RSA basado en masas realistas, los materiales y las

propiedades de la sección transversal y condiciones de contorno de la estructura durante el sismo

de diseño. El modelo global de RSA se muestra en la figura 3.41 .

Figura 3.41: Modelo Global del Puente Paseo de la República. Fuente: Memoria de cálculo
T.Y. Lin International.

3.4.4. Diseño de Pilar.

Calcular la capacidad de corte de una columna circular usando la AASHTO Specs for Seismic

Bridge Desing (SBD) y la AASHTO LRFD Bridge Desing Specifications (AASHTO).

Utilice refuerzo en espiral; Diseñar para para la categoŕıa (SDC) D.

Pilar 2

1. Propiedades de la Sección del Pilar.

Dpier = 2 m. Diámetro del pilar.

Ccover = 75 mm. Recubrimiento del concreto.
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3.4. Diseño de Subestructura.

Hp = 13.158 m. Altura del pilar usado para calcular el corte,=H para curvatura sim-

ple,=H/2 para curvatura doble.

f
′

c = 27.5 MPa. Resistencia a compresión del concreto.

fy = 410 MPa. Esfuerzo de fluencia del acero.

dbl = 36 mm. Diámetro de la varilla longitudinal.

nbl = 44. Número de barras del refuerzo longitudinal.

dsp = 19 mm. Diámetro del refuerzo en espiral.

ssp = 100 mm. Espaciamiento del refuerzo en espiral dentro de la zona plástica.

ssp.red = 200 mm. Espaciamiento del refuerzo en espiral fuera de la zona plástica.

nsp = 1. Número individual de zunchos.

Pu = 10000 kN. Fuerza de compresión última en el estribo (positivo=compresión).

∆td = 402 mm. Demanda total de desplazamiento en la parte superior del análisis de

respuesta espectral.

∆yi = 273 mm. Idealización del desplazamiento de fluencia en la parte superior del pilar

del Análisis Pushover.

∆ui = 890 mm. Idealización del desplazamiento último en la parte superior del pilar del

Análisis Pushover.

∆pd = ∆td−∆yi = 129 mm. Demanda de desplazamiento plástico.

Mp = 24010 kN−m. Capacidad de momento plástico del pilar de XTRACT.

Mne = 21680 kN−m. Capacidad del momento nominal del pilar de XTRACT.

2. Propiedades de la Sección del Pilar (cont.)

Ag = π

4 D2
pier = 3.142 m2. Área de la sección del pilar.

Asp = 283.873 mm2. Área del refuerzo en espiral.

D
′

= Dpier−2Ccover−dsp = 1.831 m. Diámetro del núcleo.

ρsp =
4Asp

SspD ′
= 0.006. Ratio volumétrico del refuerzo en espiral.

ρsp.min = 0.005. Mı́nimo ratio del espiral para SDC D, SBD 8.6.5-3.

ρsp.out =
4Asp

Ssp.redD ′
= 0.003. Ratio volumétrico de refuerzo transversal fuera de la zona plástica.

Ratiosp =
ρsp.out

ρsp
= 0.5. Ratio de refuerzo lateral fuera de la zona plástica., vs. la parte interior,

por SBD 8.8.8.

CheckSpiral =

∣∣∣∣∣∣∣∣∣
” Ok” si ρsp ≥ ρsp.mı́n∧Ratiosp ≥ 0.50

“Incrementar refuerzo en espiral fuera de la zona plástica” Si Ratiosp < 0.50

si no “Incrementar refuerzo en la zona plástica”

CheckSpiral = Ok.

AI = Ablnbl = 0.044 m2. Área de refuerzo longitudinal.
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3.4. Diseño de Subestructura.

AI.min = 0.010Ag = 0.031 m2. Refuerzo mı́nimo para columnas en SDC D, SBD 8.8.2.

AI.max = 0.04Ag = 0.126 m2. Refuerzo longitudinal máximo en SBD 8.8.1.

CheckLongRe ı́nf =

∣∣∣∣∣∣∣∣∣∣∣∣

” Ok” Si AI ≥ AI.mı́n∧AI ≤ AI.máx

Si no

“Agregar refuerzo longitudinal” Si AI < AI.mı́n

“Reducir refuerzo longitudinal” A > AI.máx

CheckLongRein f = Ok.

3. Requerimientos de Ductilidad.

µD.limit = 4. Ductilidad ĺımite permitido por SBD sec 4.9.

Cmtµ.D.limit = “Para RC miembros sujetos en el suelo de articulación”

µD = 1 +
∆pd
∆yi

= 1.473. Demanda de ductilidad para el pilar.

CheckDuctility =

∣∣∣∣∣∣ ” Ok” Si µD ≤ µD.Limit

si no “Ductilidad inadecuada”

CheckDuctility = Ok.

4. Revisión del Análisis Pushover.

∆td = 0.402 m. Demanda de desplazamiento śısmico.

∆ui = 0.89 m. Capacidad última de desplazamiento de Análisis Pushover.

DCDisp = ∆td
∆ui

= 0.452.

CheckDisp =

∣∣∣∣∣∣ ” Ok” Si DCDisp ≤ 1.0

si no “Ductilidad inadecuada”

CheckDisp = Ok.

5. Revisión de Demanda Axial.

Pu.limit = 0.2 f
′

c Ag = 17278.76 kN. Ĺımite de demanda axial SBD 8.7.2-1.

Este ĺımite es impuesto µ.d>2, Cuando no se realiza el análisis Pushover para obtener

momento curvatura. Para VESUR se realizó el análisis Pushover y este ĺımite no es

aplicable. applicable.

6. Cálculo de la Demanda por Corte.

λmo = 1.2. Sobre Resistencia magnificada, por SBD 8.5.

Cmtλ .mo = Para refuerzo A 706.

Mpo = λmoMp = 28812 kN−m. Sobre resistencia de capacidad de momento plástico.
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3.4. Diseño de Subestructura.

Vpo =
Mpo
Hp

= 2189.646 kN. Demanda de fuerza de corte correspondiente a la sobre resis-

tencia de la capacidad de momento plástico.

7. Capacidad de Corte Dentro de la Zona Plástica.

Φs = 0.9. Factor de resistencia para corte de concreto reforzado.

fs = mı́n
(

ρsp
fy

ksi ,0.35
)

= 0.35. Por SBD 8.6.2-6.

α
′

= fs
0.15 +3.67−µD = 4.531. Factor de ajuste de corte en el concreto por SBD 8.6.2-5.

α
′

= mı́n
(

α
′
,3.0

)
.

α
′

= máx
(

α
′
,0.3

)
.

α
′

= 3. SBD 8.6.2.

vc1 = 0.032α
′
(

1ksi + Pu
2Ag

)√
f
′

c
ksi = 1.627 MPa.

vc2 = mı́n

(
0.11

√
f
′

c
ksi ksi,0.047α

′

√
f
′

c
ksi ksi

)
= 1.515 MPa.

vc =

∣∣∣∣∣∣ mı́n(vc1,vc2) Si Pu > 0 = 1.509MPa

si no 0

Ae = 0.8Ag = 2.513 m2. SBD 8.6.2-2.

Vc = vcAe = 3806.785 kN. Capacidad del concreto al corte por SBD 8.6.2-1.

Vs = π

2

(
nspAsp fyD

′

Ssp

)
= 3347.466 kN. Contribución del refuerzo en espiral a la capacidad

por corte, por SBD 8.6.3-1.

Vs.max = 0.25

√
f
′

c
ksi ksiAe = 8651.785 kN. Máximo refuerzo por corte SBD 8.6.4-1.

CheckSpiral.PH =

∣∣∣∣∣∣ ” Ok” Si Vs ≤Vs.máx

si no “Reducir el refuerzo en espiral dentro de la zona plástica”

CheckSpiral.PH = Ok.

ΦVn = Φs (Vc +Vs) = 6438.827 kN. Capacidad de Resistencia al Corte SBD 8.6.1-1.

DCShear =
Vpo
ΦVn

= 0.34.

CheckShear =

∣∣∣∣∣∣ ” Ok” Si DCShear ≤ 1

si no “El corte dentro de la zona plástica es inadecuada”

8. Capacidad de Resistencia al Corte fuera de la zona plástica.

β = 2. Factor de corte por AASHTO 5.8.3 este valor es razonable para esta verificación.

θ = 45. deg.

α = 90. deg.

Dr = D
′ −dbl−dsp = 1.776 m. Diámetro del ćırculo que pasa a través del centro a centro

del refuerzo longitudinal.
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3.4. Diseño de Subestructura.

dv = 0.9
(

Dpier
2 + Dr

π

)
. Espesor efectivo de la columna circular.

dv = Dpier = 2 m. Espesor efectivo de la sección=diámetro de la sección por AASHTO

5.8.2.9

Vc.red = 0.0316β

√
f
′

c
ksi ksibvdv = 2451.987 kN. Resistencia del concreto fuera de la zona plás-

tica por AASHTO 5.8.3.3-4

Av = Asp = 283.873 mm2

Vs.red = π

2

(
nspAsp fyD

′

Ssp.red

)
= 1673.733 kN.

Vpo = 2189.646 kN. Demanda de sobre resistencia de corte.

Vc.red +Vs.red = 4125.72 kN.

Vn.red = mı́n
(

Vc.red +Vs.red ,0.25 f
′

c bvdv

)
= 4125.72 kN. Resistencia nominal fuera de la zona

plástica, AASHTO 8.5.3.3.

ΦVn.red = Φs (Vn.red) = 3713.148 kN.

DCShear.Out =
Vpo

ΦVn.red
= 0.59.

CheckShear.Out =

∣∣∣∣∣∣ ” Ok” Si CheckShear.Out ≤ 1

si no “El corte fuera de la zona plástica es inadecuada ”

9. Longitud de plastificación.

fye = 1.1 fy = 451 MPa. Ĺımite de fluencia de la resistencia del refuerzo.

Lp.1 = 0.08Hp + 0.15 fye
ksi dbl = 1.406 m. Longitud anaĺıtica de plastificación para columnas

en zapatas y viga cabezal.

Lp.1 = máx
(

Lp.1,0.3
fye
ksi dbl

)
= 1.406 m. SBD 4.11.6-1.

Lp.2 = 0.1Hp +Dpier = 3.316 m. Longitud anaĺıtica de plastificación para pilotes escavados.

Lp.2 = mı́n(Lp.2,1.5Dpier) = 3 m. SBD 4.11.6-2.

TypeL.p = 2. por SBD 4.11.6.

CmtType.L.p = CIDH Shaft.

Lp =

∣∣∣∣∣∣ Lp.1 i f TipoL.p = 1 = 1.099m

Lp.2 i f TipoL.p = 2

Lpr.1 = 1.5Dpier = 3 m.

Lpr.2 = Hp
1
4 = 3.29 m.

Lpr = máx(Lpr.1,Lpr.2,Lp) = 3.29 m. Región de plastificación, como está definido en SBD

4.11.7.

10. Mı́nima Resistencia Lateral.

Pseismic = 9310 kN. Peso de la superestructura.
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3.4. Diseño de Subestructura.

Hh = 13.158 m. Altura del pilar.

Ds = 2.15 m. Peralte de la superestructura.

Λ = 1. 1=Factor fijo por SBD 4.8.1

Ptrib = máx(Pseismic,Pu) = 10000 kN. Peso tributario śısmico para el pilar, SBD 8.7.1

Mne.min = 0.1Ptrib

(
Hh+0.5Ds

Λ

)
= 14233.29 kN−m.

Mne = 21680 kN−m.

CheckM.ne =

∣∣∣∣∣∣ ” Ok” Si Mne ≥Mne.mı́n

si no “La resistencia lateral es inadecuada ??”

Mne.mı́n

Mne
= 0.374

11. Verificación de efecto P-∆

∆r = ∆td
Λ

= 402 mm. Distancia lateral relativa entre el punto de contra flexión y el punto

más alejado de la rótula plástica.

Para doble curvatura asumir un H/2.

P∆limit = 0.25Mp = 6002.5 kN. Para columnas de concreto reforzado SBD 4.11.5-1.

Pdl = Pu = 10000 kN.

Λ = 1.

P∆ = Pdl∆r = 4020 kN.

CheckPDelta =

∣∣∣∣∣∣ P∆≤ P∆lı́m it

otherwise

P∆

P∆lı́m it
= 0.089

CheckPDelta = Ok.

12. 12. Longitud de anclaje para las barras de la columna longitudinal.

Iac.min =
0.79dbl fye√

f
′

c
ksi ksi

= 931.495 mm. Mı́nima longitud de anclaje para barras longitudinales de

la columna desarrollado dentro de la viga cabezal o zapata para SDC C y D.

13. Resumen.

Pilar 2

CheckSpiral = Ok.

CheckLongRein f = Ok.

CheckDuctility = Ok.

CheckDisp = Ok.

CheckSpiral.PH = Ok.

CheckShear = Ok.

CheckShear.Out = Ok.

CheckMe.ne = Ok.
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3.4. Diseño de Subestructura.

CheckPDelta = Ok.

Lp = 3 m.

Lpr = 3.29 m.

Iac.min = 0.931 m.

Figura 3.42: Resumen del diseño del pilar.
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4 Resultados.

4.1. Resultados para la viga pretensada.

En esta sección se muestra 4 figuras que comparan la Resistencia del concreto, el espaciamiento de

los estribos, el factor β (Factor que indica la capacidad del concreto para fisurarse), y el ángulo de

inclinación de las tensiones de compresión diagonal “θ”; todas éstas están analizadas en 5 puntos

comenzando desde el punto cŕıtico y terminando en el centro de luz por tratarse de un puente

simplemente apoyado.

4.1.1. Comparación de la Resistencia del Concreto Vs la longitud de la

Viga.

En la figura 4.1 se muestra la resistencia del concreto según el Método 1, 2 y 3 de la AASHTO LRFD

2012. Para el punto cŕıtico el Método 2 [A5.8.3.4.2] tiene 144% más de resistencia en comparación

con el Método 1; asimismo, el Método 2 [A5.8.3.4.2] es mayor en 16% con respecto al Método 3.

4.1.2. Comparación del Espacimiento Vs Longitud

En la siguiente figura se muestra el espaciamiento elegido para los métodos 1,2 y 3. En la figura

4.2 Podemos observar que el espaciamiento de los estribos usando el método 2 y 3 son similares y

que difieren en un 50% con el método 1.

4.1.3. Comparación del factor β VS largo de la viga

El factor β indica la capacidad del concreto fisurado diagonalmente a trasmitir tracción. Para el

Método 2 el valor de β vaŕıa desde el punto cŕıtico hasta la posición 103 de la longitud de la viga.

Ver figura 4.3.
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4.1. Resultados para la viga pretensada.

Figura 4.1: Resistencia del concreto según los métodos de la AASHTO LRFD 2012 a lo
largo de la viga. Fuente: Elaboración propia.

Figura 4.2: Espacimiento a lo largo de la viga según los métodos de la AASHTO LRFD
2012. Fuente: Elaboración propia.
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4.2. Resultados para la viga postensada.

Figura 4.3: Factor β según los métodos de la AASHTO LRFD 2012. Fuente: Elaboración
propia.

4.1.4. Comparación de θ Vs Longitud de Viga

En la figura 4.4 se muestra el valor del ángulo θ . EL valor promedio a lo largo de la viga para el

Método 2 [Apéndice B5] es de 27.80◦ y para el Método 2 [A5.8.3.4.2] es de 31.73◦ y 40◦ para el

Método 3.

Figura 4.4: Ángulo de inclinación de la fisuras θ según los métodos de la AASHTO LRFD
2012. Fuente: Elaboración propia.

4.2. Resultados para la viga postensada.

De igual manera, para la viga postensada se muestra 4 figuras que comparan la Resistencia del

concreto, el espaciamiento de los estribos, el factor β (Factor que indica la capacidad del concreto
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4.2. Resultados para la viga postensada.

para fisurarse), y el ángulo de inclinación de las tensiones de compresión diagonal “θ ’; todas éstas

están analizadas a 5 puntos comenzando desde el punto cŕıtico y terminando en el centro de luz

por tratarse de un puente simplemente apoyado.

4.2.1. Comparación de la Resistencia del Concreto Vs la longitud de la

Viga.

En la figura 4.5 se hace la comparación de la Resistencia del concreto en 5 puntos de análisis a lo

largo de la viga. En la figura podemos observar que con el método 2 [A5.8.3.4.2] obtenemos una

resistencia de 115.29Ton esta representa un 56% mayor que el Método 2 [Apéndice B5]. Para el

método 3 obtenemos una resistencia del concreto de 168.82Ton, éste valor representa un incremento

del 46% con respecto al Método 2 [A5.8.3.4.2].

Figura 4.5: Resistencia del concreto según los métodos de la AASHTO LRFD 2012 a lo
largo de la viga. Fuente: Elaboración propia.

4.2.2. Comparación del Espaciamiento Vs Longitud

En la figura 4.6 podemos observar que con los métodos 2 y 3 se obtienen la misma distribución a

lo largo de la viga a excepción del método 1.

4.2.3. Comparación del factor β Vs largo de la viga

En la figura 4.7. El factor β , tiene su máximo valor en el punto cŕıtico de 6.78 y desciende hasta

3.25 en el centro de luz.
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4.2. Resultados para la viga postensada.

Figura 4.6: Espacimiento a lo largo de la viga según los métodos de la AASHTO LRFD
2012. Fuente: Elaboración propia.

Figura 4.7: Factor β según los métodos de la AASHTO LRFD 2012. Fuente: Elaboración
propia.
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4.3. Comparación del metrado de refuerzo transversal.

4.2.4. Comparación de θ Vs Longitud de Viga

En la figura 4.8 se muestra el valor del ángulo θ . EL valor promedio a lo largo de la viga para el

Método 2 [Apéndice B5] es de 23.06 y para el Método 2 [A5.8.3.4.2] es de 29.49◦ y 42.34◦ para el

Método 3.

Figura 4.8: Ángulo de inclinación de la fisuras θ según los métodos de la AASHTO LRFD
2012. Fuente: Elaboración propia.

4.3. Comparación del metrado de refuerzo transversal.

En las siguientes tablas se muestran las comparaciones del metrado del refuerzo transversal para

los métodos 1, 2 y 3. También se hizo el metrado con la distribución de estribos conservadora

(pretensado* y postensado*) ver tablas 3.13 y 3.20.

4.3.1. Resumen de metrado de refuerzo transversal - Pretensado.

La tabla 4.1 muestra el peso total del refuerzo transversal por viga, el volumen, el ratio y el por-

centaje de incremento con respecto al ratio mı́nimo; también podemos observar que la distribución

conservadora (pretensado*) es un 17% más que el método 2 [Apéndice B5].

4.3.2. Comparación del metrado de refuerzo transversal - Postensado.

En tabla 4.2 se muestra el comparativo del refuerzo transversal para la viga postensada; asimis-

mo, se agrega el metrado de los estribos con distribución conservadora (postensado*) que es una

distribución muy usual que consideran los diseñadores. En la tabla mencionada podemos observar

que la distribución conservadora es un 19% más que el método 2 y 3.
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4.3. Comparación del metrado de refuerzo transversal.

Tabla 4.1: Comparación del Metrado de la Viga pretensada

Peso total Volumen Ratio %
(kg) (m3) (Kg/m3)

Pretensado
Método 1: [A5.8.3.4.1] 3667.11 31.93 114.8 20%
Método 2: [A5.8.3.4.2] 3156.23 31.93 98.8 3%
Método 2: [Apéndice B5] 3058.27 31.93 95.8 0%
Método 3: [A5.8.3.4.3] 3165.89 31.93 99.2 3%
Pretensado*

3573.11 31.93 111.9 17%

Fuente: Elaboración propia.

Tabla 4.2: Comparación del Metrado de la Viga postensada

Peso total Volumen Ratio %
kg (m3) Kg/m3

Postensado con Vp
Método 1: [A5.8.3.4.1] 3079.35 31.93 96.4 3%
Método 2: [A5.8.3.4.2] 3002.47 31.93 94.0 0%
Método 2: [Apéndice B5] 3002.47 31.93 94.0 0%
Método 3: [A5.8.3.4.3] 3002.47 31.93 94.0 0%
Postensado*

3573.11 31.93 111.9 19%

Fuente: Elaboración propia.

4.3.3. Resumen de metrado de refuerzo transversal - Postensado sin

aporte del Vp.

En la siguiente tabla 4.3 se muestra el refuerzo transversal con el aporte del postensado. Podemos

observar que hay un incremento entre 1% y 13% con respecto a los métodos 1,2 y 3 de la tabla

4.2; también la distribución conservadora es mayor en 18% con respecto al Método 2 [A5.8.3.4.2]

que solo tuvo un incremente de 1%.

Tabla 4.3: Comparación del Metrado de la Viga postensada sin considerar el aporte del
Vp.

Peso total Volumen Ratio %
kg (m3) Kg/m3

Postensado sin Vp
Método 1: [A5.8.3.4.1] 3327.1 31.93 104.2 8%
Método 2: [A5.8.3.4.2] 3017.85 31.93 94.5 1%
Método 2: [Apéndice B5] 3161.93 31.93 99.0 5%
Método 3: [A5.8.3.4.3] 3388.61 31.93 106.1 13%
Postensado*

3573.11 31.93 111.9 18%

Fuente: Elaboración propia.
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4.4. Comparativo del Presupuesto de Vigas Pretensadas, Postensadas y Vigas Metálicas.

4.4. Comparativo del Presupuesto de Vigas Pretensadas,

Postensadas y Vigas Metálicas.

En la siguente tabla 4.4 se muestra el presupuesto de las vigas pretensados, postensadas y vigas

metálicas. Estos datos nos servirán para comparar y determinar los incrementos de costo por cada

sistema usado.

Tabla 4.4: Presupuesto del puente con Vigas Preesforzadas y Metálicas

Item Descripción Unidad Metrado Precio (S/.) Total (S/.)

1 Vigas Pretensadas 911,795.74
Concreto viga (fc=500 kg/cm2) m3 191.58 530.00 101,537.40
Acero de refuerzo de Viga kg 18,014.82 4.20 75,662.24
Pretensado Ton.m 175,933.44 3.43 603,451.70
Montaje und 6.00 8,943.00 53,658.00
Encofrado y desencofrado m2 1,291.44 60.00 77,486.40

2 Vigas Pretensadas* 926,175.87
Concreto viga (fc=500 kg/cm2) m3 191.58 530.00 101,537.40
Acero de refuerzo de Viga kg 21,438.66 4.20 90,042.37
Pretensado Ton.m 175,933.44 3.43 603,451.70
Montaje und 6.00 8,943.00 53,658.00
Encofrado y desencofrado m2 1,291.44 60.00 77,486.40

3 Vigas Postensadas 1,150,908.76
Concreto viga (fc=450 kg/cm2) m3 191.58 520.00 99,621.60
Acero de refuerzo de Viga kg 18,014.82 4.20 75,662.24
Postensado Ton.m 175,933.44 4.80 844,480.51
Montaje und 6.00 8,943.00 53,658.00
Encofrado y desencofrado m2 1,291.44 60.00 77,486.40

4 Vigas Postensadas* 1,165,288.88
Concreto viga (fc=450 kg/cm2) m3 191.58 520.00 99,621.60
Acero de refuerzo de Viga kg 21,438.66 4.20 90,042.37
Postensado Ton.m 175,933.44 4.80 844,480.51
Montaje und 6.00 8,943.00 53,658.00
Encofrado y desencofrado m2 1,291.44 60.00 77,486.40

5 Vigas Postensadas sin Vp 1,151,296.33
Concreto viga (fc=450 kg/cm2) m3 191.58 520.00 99,621.60
Acero de refuerzo de Viga kg 18,107.10 4.20 76,049.82
Postensado Ton.m 175,933.44 4.80 844,480.51
Montaje und 6.00 8,943.00 53,658.00
Encofrado y desencofrado m2 1,291.44 60.00 77,486.40

6 Vigas Metálicas 2,953,464.30
Viga metálica Ton 206.70 9,290.00 1,919,964.30
Montaje y Lanzamiento Ton 206.70 5,000.00 1,033,500.00

Fuente: Elaboración propia y los precios obtenidos del área de Presupuestos de GMI.
* Corresponde a una distribución conservadora de los estribos.

En la figura 4.9 se muestra el comparativo del costo del puente con vigas pretensadas, postensadas

y con vigas metálicas.
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4.4. Comparativo del Presupuesto de Vigas Pretensadas, Postensadas y Vigas Metálicas.

Figura 4.9: Comparación del costo del puente con vigas pretesadas, postensadas y con
vigas metálicas. Fuente: Elaboración propia.

Costo del puente con vigas postensadas−Costo del puente con vigas pretensadas

Coste del puente con vigas pretensadas
= 26%

De la comparación del puente con vigas pretensadas y postensadas, obtenemos que el costo de un

puente con vigas postensadas es un 26% más que el costo de un puente con vigas prefabricadas

(pretensadas).

Costo del puente con vigas metálicas−Costo del puente con vigas pretensadas

Coste del puente con vigas pretensadas
= 224%

De la comparación del puente con vigas métalicas y pretensadas, obtenemos que el costo de un

puente con vigas metálicas es 224% más que el costo de un puente con vigas prefabricadas (pre-

tensadas).

Costo del puente con vigas metálicas−Costo del puente con vigas postensadas

Costo del puente con vigas postensadas
= 157%

De la comparación del puente con vigas métalicas y postensadas, obtenemos que el costo de un

puente con vigas metálicas es 157% más que el costo de un puente con vigas postensadas.

Comparando el costo del refuerzo transversal en la viga pretensada obtenemos:

= Costo del refuerzo en viga pretensada*−Costo del refuerzo en la viga pretensada

= 75,662.24−90,042.37
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4.5. Influencias de Vp respecto a la Resistencia Total Vn

= 14,380.13

= 14380.13
Nvigas=6 = 2396.7

El ahorro para el puente pretensado es de S/. 14,380.13 y por cada viga S/. 2396.7. Este valor es

tan significativo, sin embargo, en el proyecto VESUR se tiene alrededor de 180 vigas, entonces el

ahorro seria de S/. 431,406.00.

4.5. Influencias de Vp respecto a la Resistencia Total Vn

La tabla 4.5 muestra la influencia de Vp con respecto a la resistencia total Vn para los tres métodos

de resistencia al corte; Asimismo, podemos observar que la influencia de Vp vaŕıa entre 14% y 25%

en el punto cŕıtico.

Tabla 4.5: Resumen de diseño por corte Método 2: [Apéndice B5]

Ubicación
100.4 101 102 103 104 105

Método 1: [A5.8.3.4.1]
Vn (Ton) 182.81 160.09 124.92 115.20 107.50 98.24
Vp (Ton) 46.36 40.42 30.38 20.18 10.52 0.00
Vp/Vn% 25.36% 25.25% 24.32% 17.52% 9.78% 0.00%
Método 2 [Apéndice B5]
Vn (Ton) 222.78 164.18 161.79 146.28 132.34 124.55
Vp (Ton) 46.36 40.42 30.38 20.18 10.52 0.00
Vp/Vn% 20.81% 24.62% 18.78% 13.79% 7.95% 0.00%
Método 2: [A5.8.3.4.2]
Vn (Ton) 264.06 188.33 175.44 155.14 134.88 124.97
Vp (Ton) 46.36 40.42 30.38 20.18 10.52 0.00
Vp/Vn% 17.56% 21.46% 17.32% 13.01% 7.80% 0.00%
Método 3: [A5.8.3.4.3]
Vn (Ton) 317.59 236.81 154.21 120.97 105.37 96.08
Vp (Ton) 46.36 40.42 30.38 20.18 10.52 0.00
Vp/Vn% 14.60% 17.07% 19.70% 16.68% 9.98% 0.00%

Fuente: Elaboración propia.

4.6. Verificación de la Hipótesis.

4.6.1. Verificación de la Hipótesis General.

El aprovechamiento al máximo de la resistencia al corte en el Puente Preesforzado Paseo de la

República de VESUR reduce la distribución de refuerzo transversal en cada viga en un porcentaje

de 17% y 19% para vigas pretensadas y postensadas, respectivamente. Usar viga prefabricadas

reduce el costo entre 26% y 224% con respecto a vigas postensadas y metálicas, respectivamente.

La variación en el diseño por corte usando los métodos 2 y 3 de la AASHTO LRFD 2012 es del
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4.6. Verificación de la Hipótesis.

0% al 3%. El método 2 tiene 144% más de resistencia de concreto en comparación con el método

1.

4.6.2. Verificación de las Hipótesis Secundarias.

1. El proyecto VESUR es un tipo de proyecto EPC, lo cual significa que la ingenieŕıa, la procura

y la construcción está a cargo de la empresa GyM. Considerando vigas pretensadas se ahora

entre un 26% y 224% con respecto a vigas postensadas y metálicas respectivamente.

2. En el caso de las vigas postensadas se demostró que al no considerar el aporte del preesforzado

estamos incrementando el refuerzo transversal entre el 1% y 13% utilizando los métodos 1, 2

y 3 de la AASHTO LRFD 2012; lo cual, en proyectos de gran envergadura son importantes.

3. Comparando de los métodos 1, 2 y 3 de la AASHTO LRFD 2012. La variación utilizando el

Método 2 y 3 para diseño por corte de vigas preesforzadas está entre el 0% y 3% para una

viga postensada y pretensada, respectivamente.

4. Al calcular con los métodos 1, 2 y 3 en el punto cŕıtico y luego en las ubicaciones 101, 102,

103, 104 y 105 de la longitud de la viga, nos ha permitido aprovechar al máximo la resistencia

al corte del concreto y hacer una optimización en la distribución de los estribos de 17% y 19%

de ahorro en refuerzo transversal para vigas pretensadas y postensadas, respectivamente.

5. Para el pretensando el método 2 tiene 144% más de resistencia de concreto en comparación

con el método 1 y el método 3 es menor en 16% con respecto al método 2. Para el postensado

el Método 3 en mayor en 46% con respecto al método 2.
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5 Conclusiones y Recomendaciones.

5.1. Conclusiones.

1. En el caso de la viga pretensada podemos observar que por el sistema constructivo todos los

cables de preesfuerzo son horizontales, por lo tanto, no se tiene un aporte del preesforzado

que contribuya a la resistencia al corte.

2. Tradicionalmente el diseño por corte lo verifican en el punto cŕıtico y luego el refuerzo es

espaciado a 30cm, lo cual resulta muy conservador; entonces, es importante analizar la viga

en diez puntos porque de esta manera podemos aprovechar al máximo la resistencia al corte.

3. El Método 1 es un método muy tradicional en el diseño de secciones no preesforzadas; sin

embargo, en el diseño de puentes presforzados este método resulta en un 144% conservador en

comparación con el método 2 y el método 3; por lo tanto, en el diseño de puentes presforzados

lo más recomendable es usar el Método 2 y Método 3; y dejar el método 1 para diseño para

otros elementos estructurales como la viga cabezales y zapatas de puentes.

4. Los torones en las vigas de un puente postensado son de forma parabólica. Esta forma

parabólica permite un aporte a la resistencia al corte. Este aporte es importante ya que

contribuye en la disminución de estribos a lo largo de toda la viga.

5. Se concluye que la falla por corte ocurre en un plano inclinado y t́ıpicamente una fisura de

corte intersecta varios estribos.

6. Los valores de β y θ son importantes en el cálculo de la resistencia del concreto al corte y no

son parámetros constantes como se simplificaba el método 1. Por tanto, es necesario calcular

estos parámetros para obtener resultados óptimos.

7. Se recomienda usar el método de modelo por secciones para vigas en las cuales las secciones

permanecen planas luego de la aplicación de la cargas y cumplen con las condiciones de

equilibrio, compatibilidad y la relación de esfuerzo-deformación.
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5.2. Recomendaciones.

5.2. Recomendaciones.

1. Se recomienda diseñar puentes postensados en nuestra ciudad de Ayacucho porque obten-

dremos un ahorro económico del 61% con respecto a un puente de sección mixta (vigas

metálicas y losa de concreto).

2. Para viaductos se recomienda vigas pretensadas o postensadas de longitudes que vaŕıan entre

25m a 35m.

3. Para el análisis de pérdidas en el postensado tomar en cuenta la pérdida por deslizamiento

del anclaje, puesto que, si la pérdida por deslizamiento pasa el centro de luz, entonces solo

se postensa de un solo lado, caso contrario se hará el postensado de ambos extremos.

4. Se recomienda analizar la viga en diez puntos para optimizar el diseño por corte.

5. Se recomienda utilizar el Método 2: Método General de la AASHTO para el diseño por corte

por su facilidad y buena aproximación de la resistencia al corte.

6. Hoy en d́ıa en el páıs contamos con muchas empresas que ofrecen el servicio de postensa-

do, podemos mencionar a la siguientes empresas: UNICON, SAMAYCA, Freyssinet Tierra

Armada Perú, PREANSA, TITANDOL y VSL PERÚ.

7. En el diseño de puentes con vigas pretensadas con torones rectos se debe tener cuidado en

los extremos, porque estos cables rectos pueden generar una tracción en el concreto y luego

provocar fisuras. Para contrarrestar ello se recomienda usar concreto de alta resistencia.
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6 Futuras Ĺıneas de Investigación.

6.1. Futuras Ĺıneas de Investigación.

En este apartado se presentan algunas ĺıneas de investigación que pueden ser objeto de interés,

atendiendo al trabajo expuesto en la presente tesis.

1. En relación al diseño por corte, la metodoloǵıa descrita puede aplicarse también en puentes

curvos. En consecuencia, puede ser interesante obtener los resultados en puentes curvos

incluyendo la torsión. Por ejemplo, puentes curvos tipo cajón y puentes curvos con vigas

rectas y losa de concreto curva (óvalos).

2. Otro posible e interesante ĺınea de trabajo consiste en la aplicación del postensado en edificios.

Pueden ser interesantes los beneficios potenciales en cuanto la reducción de peralte de las

vigas, la distancia del entrepiso y las luces que podŕıan abarcar.

3. Puede ser útil investigar sobre el uso del postensado externo como alternativa para reforzar

puentes metálicos que han sido diseñados con camiones HS15, HS20 y HS25.
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A ANEXOS.

A.1. Anexos del Plan de Tesis
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Figura A.1: Anexo 1.
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Figura A.2: Anexo 2.
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Figura A.3: Anexo 3.
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Figura A.4: Anexo 4.
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Figura A.5: Anexo 5.

U
N

IV
E

R
S

ID
A

D
N

A
C

IO
N

A
L

D
E

S
A

N
C

R
IS

T
Ó
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Figura A.6: Matriz de Consistencia.

U
N

IV
E

R
S

ID
A

D
N

A
C

IO
N

A
L

D
E

S
A

N
C

R
IS

T
Ó
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Figura A.7: Continuación de la Matriz de Consistencia.
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A.2. Anexos de la Tesis

A.2.1. Estudios Básicos de Geotécnia

Figura A.8: Estudio básico de Geotécnia 1.
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Figura A.9: Estudio básico de Geotécnia 2.
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Figura A.10: Estudio básico de Geotécnia 3.
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Figura A.11: Estudio básico de Geotécnia 4.
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Figura A.12: Estudio básico de Geotécnia 5.
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Figura A.13: Estudio básico de Geotécnia 6.
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Figura A.14: Estudio básico de Geotécnia 7.
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Figura A.15: Plano del la viga pretensada.
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Figura A.16: Plano del la viga postensada.
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