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RESUMEN

El siguiente trabajo estd enfocado en el DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA DE UN
PUENTE PEATONAL DE HORMIGON PREESFORZADO A LA ALTURA DE LA
“Y DE SARACAY™. En esta zona existe una gran afluencia vehicular y peatonal la cual
proveniente de los diferentes cantones de la parte alta de la provincia de El Oro, asi como
de la provincia de Loja. Por este motivo es necesario el disefio de un puente peatonal que

garantice la seguridad de las personas al momento de cruzar la via.

El disefio de la superestructura esta basando en la aplicacion de las especificaciones
técnicas para estructuras de hormigon preesforzado, se disefiara en funcion a la normativa

vigente detallada en el American Concrete Institute (ACI-318S).

En este proyecto se disefiara especificamente los principales elementos estructurales del
puente como vigas, losa y elementos complementarios como barandas, bordillo,
escaleras, con las normativas y especificaciones técnicas antes mencionadas se realizara
paso a paso el disefio de cada elemento estructural, adjuntando la memoria de calculo

correspondiente.

Palabras clave: superestructura, puente peatonal, hormigoén preesforzado.



ABSTRACT

The next work is focused on the DESIGN OF THE SUPERSTRUCTURE OF A PRE-
STRESSED CONCRETE PEDESTRIAN BRIDGE AT THE HEIGHT OF THE "Y DE
SARACAY". This area there is a large vehicular and pedestrian influx which comes from
the different cantons of the upper part, as well as the province of Loja, for this reason it
is necessary to design a pedestrian bridge that guarantees the safety of people when

crossing the road.

The design of the superstructure is based on the application of the technical specifications
for prestressed concrete structures, it will be designed according to the current regulations

detailed in the American Concrete Institute (ACI-318S).

In this project, the main structural elements of the bridge will be specifically designed,
such as beams, slabs and complementary elements such as railings, curbs, stairs, with the
aforementioned regulations and technical specifications, the design of each structural
element will be carried out step by step, attaching the memory of corresponding

calculation.

Keywords: superstructure, pedestrian bridge, prestressed concrete.
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CAPITULO 1

GENERALIDADES

1.1.Introduccion

El sector de la construccion ha ido evolucionando a nivel mundial, es asi como Ecuador
ha desarrollado grandes obras de infraestructura como puentes, hidroeléctricas, edificios,
vias, entre otros. Estos proyectos son desarrollados con propositos enfocados en
solucionar necesidades de las personas, enfocandose principalmente en mejorar su

calidad de vida.

El crecimiento urbanistico y comercial ha provocado un aumento en la circulacion
vehicular y peatonal, por lo que la construccion de puentes ha sido una de las opciones
para disminuir posibles congestionamientos, ademas de brindar mayor seguridad a las

personas.

La calidad de un puente ya sea peatonal o vehicular se mide de acuerdo a su funcionalidad,

tomando en cuenta aspectos estructurales, econdmicos y estéticos.

Los puentes peatonales son estructuras implementadas para fortalecer la seguridad de los
transeuntes. Esta estrategia estructural permite mitigar los indices de accidentalidad vial
buscando el bienestar en pro de la movilidad del peaton, con el objetivo de garantizar la
accesibilidad y confort tanto del peaton como de la circulacion vehicular, contribuyendo

de esta manera al desarrollo social y econémico del sector beneficiado.

La necesidad de un paso peatonal elevado en el sector de Saracay, perteneciente al canton
Pifias, se desarrolla debido a que esta zona presenta gran afluencia vehicular ya que
conecta con los cantones de Pifias, Zaruma, Balsas, Marcabeli y la provincia de Loja,
razon por la cual existe gran riesgo para los transetintes al momento de cruzar la via, de
acuerdo con esta problematica este proyecto se enfoca en el disefio de la superestructura
de un puente peatonal detallando los elementos principales como vigas, losa y accesorios

de tablero.



1.2.Planteamiento del Problema

El crecimiento urbanistico ha sido una de las principales causas para el aumento de
movilidad urbana y como consecuencia los porcentajes de accidentes de transito se han
incrementado. Con el paso del tiempo se han desarrollado una serie de estrategias de
seguridad vial que permitan mitigar los accidentes, salvaguardando el bienestar de las
personas. Por este motivo se propone el disefio de un puente peatonal en la parroquia
Saracay como una medida significativa que permite reducir la tasa de incidentes en torno

a la movilidad peatonal.

1.3.Justificacion del Problema

Los puentes peatonales son estructuras modernas que brindan seguridad a los peatones al
momento de trasladarse, permitiendo a gran escala, el desarrollo econdémico y social de
la ciudad donde se realiza la obra, es esencial que se integren estas estrategias como una
medida de seguridad, especialmente en sectores con un porcentaje significativo de
movilidad. Por ello, en la parroquia Saracay al ser un sitio concurrido debido a la conexion
vial con los cantones de Santa Rosa, Pifias, Zaruma, Balsas, Marcabeli y la provincia de
Loja es necesario la implementacion de un disefio de un paso peatonal elevado que brinde

a la poblacion seguridad.

1.4.0bjetivos de la Investigacion

1.4.1. Objetivo General

Realizar el disefio de la superestructura de un paso peatonal elevado para la parroquia de
Saracay, mediante el método de disefio ACI318S el mismo que estard dentro de los
parametros de la Norma Técnica Ecuatoriana Sobre la accesibilidad a las personas con
discapacidad al medio fisico, con la finalidad de brindar seguridad a los peatones que

transiten por esta zona.

1.4.2. Objetivos Especificos

e Proponer el sitio de interés para la implantacion de un paso peatonal elevado en la
parroquia de Saracay

e Realizar disefio de superestructura para paso peatonal elevado.

e Disefar un paso peatonal que de mayor realce arquitectonico a la zona.



1.5.Ubicacion del proyecto

El puente peatonal estara ubicado en la Y de la parroquia de Saracay, en la via Transversal
Sur que conecta con los cantones de Pifas, Zaruma, Balsas, Marcabeli y la provincia de

Loja.
Las coordenadas de implantacion del proyecto seran:

Tabla 1: coordenadas de implantacion de proyecto

PUNTO ESTE NORTE
P1 626099.51 9597120.34
P2 626100.87 9597118.24
P3 626143.35 9597145.65
P4 626142.00 9597147.75

Fuente: Autor

Hustracion 1: Ubicacion del proyecto

26050 40 E28100.08 E150.00 &2020008 BIEE00

000

Fuente: Autor
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CAPITULO 1

MARCO TEORICO

Segun criterio del autor, el disefio de la superestructura es la parte mas importante de un
paso peatonal elevado, pues es aqui donde se da el transito de los peatones, ademas de

determinar las cargas que determinaran el disefio de los elementos de la infraestructura.

Los puentes peatonales se pueden realizar con elementos de hormigén armado,
elementos metalicos, elementos presforzados, mixtos o de madera. En nuestro caso se
disefiara mixto, donde la viga sera presforzada y el tablero o losa serd de hormigon

armado.

2.1. Hormigon

El hormigén es una de los materiales fundamentales en el campo de la construccion. Las
estructuras de hormigén pueden ser de concreto armado o preesforzado y este tipo de
material es mayormente utilizado en la construccion de elementos estructurales como
columnas, vigas, losas, etc., De acuerdo a su funcion se disefia con una resistencia minima
con la finalidad de cumplir con los requisitos de disefo, asi como garantizar la seguridad

y funcionalidad de la estructura. [1]

El concreto cuenta con un cierto periodo de vida 1til, ya que con el paso del tiempo sufre
desgastes y dafios provocados por cargas externas, cambios de temperatura y cargas tanto

dindmicas como estaticas. [2]

2.1.1. Hormigén Armado

Este material es aquel que estd compuesto por el hormigén y un refuerzo de acero, este
tipo de concreto es el mas empleado en el campo de la construccion debido a las ventajas

que brinda como el costo y la facilidad de maniobra en la construccion. [3]

En este material el hormigdn y el acero realizan trabajos para absorber las fuerzas de
tension y compresion. El esfuerzo de tension es absorbido por el acero mientras que el

de compresion por el hormigon.

11



2.1.2. Hormigoén presforzado

El hormigén presforzado es aquel que ha sido sometido a esfuerzos de compresion previo
a su colocacion, los mismos que seran compensados cuando a la viga se le apliquen las

cargas por servicio. [4]

Para la aplicacion de estos esfuerzos se aplican fuerzas con Gato Hidraulico en los torones
que son los encargados de absorber estos esfuerzos, esta carga se puede aplicar tanto antes
de colar el hormigén como después, el primero se 1o conoce como pretensado mientras el

segundo se lo denomina postensado.

2.1.2.1.Concreto Pretensado

El concreto pretensado es utilizado con la finalidad de reducir las tensiones en la
estructura durante su proceso constructivo, asi como en su vida util. Los miembros o
torones en este tipo de hormigon se tensan entre anclajes antes del colado del hormigon,

por lo que al endurecerse el concreto, este se adhiere al acero. [5]

Estos elementos nos permiten obtener secciones de menor tamafio con respecto a los
realizados con hormigdn armado, debido a los esfuerzos iniciales que seran compensados

cuando el elemento entre en servicio.

Los elementos de hormigon pretensado con el tiempo sufren una reduccion de pretensado
efectiva, dando inicio a una pérdida de fuerza de flexion en el hormigén y empezando el

agrietamiento estructural. [6]

Por tal motivo, es indispensable realizar chequeos de esfuerzos a los elementos de
hormigon pretensado, este se efectiia con calculos de pérdidas de esfuerzos, el mismo que
se encuentra en funcion de la seccion y caracteristicas geométricas de la estructura para

controlar esfuerzos por deflexiones.

Otro de los motivos de las pérdidas de pretensado es por la colocacion de acero por
flexion, mientras mayor es la seccion de acero de refuerzo en la parte inferior de la viga,
menor es la pérdida provocada para el pretensado. El mayor beneficio a nivel estructural

sera la reduccion de deflexiones a largo plazo. [7]

12



2.2.Movilidad Peatonal

El constante desarrollo urbano ha sido el principal factor para el aumento poblacional, lo
que genera un incremento en la movilidad peatonal y vehicular, por consecuencia se ha
generado un incremento en obras civiles que buscan atender las necesidades de la

poblacion en torno al tema de movilidad. [§]

La movilidad peatonal se caracteriza por representar el medio de transporte mas basico
existente, donde el peaton debe ocupar un espacio seguro y exclusivo para trasladarse de

un lugar a otro. [9]

2.3.Puente Peatonal

Los puentes peatonales son estructuras que se encuentran sobre nivel de calzada con el
objetivo de evitar accidentes de transito y a su vez permite un transito vehicular mas
fluido. Su principal objetivo es facilitar el paso de las personas de un lado al otro de la

via. [10]

Para el disefio de un puente peatonal se debe cumplir con los objetivos del mismo, que
es garantizar una circulacion segura y perenne para los peatones, por tal motivo se debe
tomar en cuenta medios o recursos para que aquellas personas de movilidad reducida

puedan hacer uso de los beneficios del puente peatonal elevado.

Estas estructuras permiten una circulaciéon segura y continua para los peatones. Sin
embargo, las posibilidades de acceso para personas con reduccion de movilidad son
escasas, por lo que la implementacion de mejoras para los grupos vulnerables en este tipo

de estructuras es esencial. [11]

Existen varios tipos de puentes peatonales que se clasifican de acuerdo a su material y
tipo de estructuras. El tamafio de este tipo de puente varia de acuerdo al lugar donde se
va a ubicar, ademas el disefio de estas estructuras es diverso ya que soportan poca carga

externa y cuentan con una longitud limitada. [12]

En nuestro caso se realizara con vigas de hormigon presforzado, con un tablero de
hormigoén armado en una direccion, soportando cargas por peso propio y sobrecargas por
cubierta, recubrimiento, pasamanos, ademas de cargas vivas debido al transito de los

peatones.
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2.3.1. Comportamiento de puentes peatonales

En estructuras como los puentes peatonales el trafico peatonal es uno de los factores
principales que provoca la excitacion dindmica lo que genera una vibraciéon en la
estructura, sin embargo, las vibraciones del tablero no son perceptibles y no afectan de

forma significativa a la funcionalidad del puente. [13]

Por tal motivo, no se hara un analisis de vibraciones generadas por transito peatonal, sin
embargo, este factor de flujo de personas se considerara como carga viva, valor que sera
determinado en la Norma Ecuatoriana de la Construccion — Cargas no Sismicas (NEC-

SE-CG).

Otro factor importante al momento de realizar un disefio de estructuras de puentes
peatonales, es el analisis por cortante. Anteriormente el andlisis por cortante, ya que
errores u omisiones de este, provocarian una falla fragil de la estructura afectando y

comprometiendo de manera directa a otros elementos estructurales del puente. [14]

2.3.2. Criterios para la implementacion de puentes peatonales

La implementacion de puentes peatonales se basa en una serie de parametros que deben
considerarse, entre ellos la ubicacion de la estructura y cuyo disefio se basa en factores
como el numero de peatones y vehiculos que aproximadamente transcurren en la zona de

estudio. [15]

Este estudio nos permite identificar la factibilidad del proyecto, debido a que se puede
encontrar datos como aforo de peatones, aforo de vehiculos, ademas de un conversatorio
con la gente de la zona para conocer su experiencia ya sea como transetinte o como chofer,

y lograr dictaminar un sitio de implantacion 6ptimo.

Entre los criterios de implementacion de puentes peatonales debemos observar la
topografia del terreno, para conocer los limites en cuanto a vialidad y accesibilidad que
tendremos al momento de realizar la parte arquitectonica, colocando anchos de vias,
espaldones, aceras y retiros acorde a lo establecido por el MTOP en las Normas para

Estudios y Disefios Viales.

2.3.3. Superestructura

La superestructura es la parte superior del puente conformada por los elementos que se

encuentran ubicados sobre los apoyos, como es la losa, vigas, arcos y cables o sistemas
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de suspension, de igual manera los elementos estructurales secundarios como viguetas de

piso, arriostramiento y diafragmas. [16]

Los elementos estructurales principales de la superestructura de un puente son las vigas
y el tablero. Estos se encargan de soportar las cargas externas transferidas por la losa y

posteriormente transmitir estos esfuerzos a la subestructura mediante los apoyos. [16]

Iustracion 2: Componentes principales de la superestructura de un puente.

Fuente: Autor

2.3.3.1. Tablero o losa

El tablero usualmente conocido como sistema de piso es un elemento estructural
caracterizado por conformar una placa de hormigon reforzado, la cual soporta cargas
provocadas por la circulacion de los peatones. La funcion principal de la losa es transferir

las cargas externas hacia las vigas o cerchas. [16]

Iustracion 3: Tablero de puente peatonal

S o S

Fuente: Autor
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2.3.3.2.Vigas

Las vigas son los elementos estructurales que soportan al sistema de piso y las cargas
externas que afectan al mismo, estas cargas en el caso de los puentes peatonales son
provocadas por los transeuntes, estos esfuerzos son transmitidos a la subestructura del

paso peatonal ya sea pilas, estribos o columnas del puente. [12]
Existen varios tipos de sistemas de vigas:

a. Losa
b. Vigal
c. Viga Cajon
d. VigaT

El tipo de viga mas frecuente en los pasos peatonales es la viga T, esta consta de una viga
rectangular empotrada con una losa, siendo asi esta la que le da forma de T. Este tipo de
viga es comun debido a la facilidad de calculo, ya que generalmente trabaja como una

viga rectangular.

Se pueden realizar diversas vigas T fundidas de manera monolitica. Sin embargo, el

analisis estructural de la misma se puede realizar para una sola T.

llustracion 4: Viga T

Fuente: Autor

2.3.3.3.Elementos complementarios
Los elementos complementarios permiten asegurar la funcionalidad del puente, ademas

aportan seguridad de la estructura y por ende a los peatones. [17]
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Las principales obras complementarias implementadas en los puentes peatonales son las

barandas, iluminaria, seflalizacion, entre otras.
a. Barandas

Las barandas en los puentes peatonales actian como un sistema de proteccion para los
transeuntes, ademas estos elementos estructurales se disefian en funciéon de las
caracteristicas del puente y deben soportar las cargas producidas por los distintos factores

que lo afectan. [17]

Las barandas en los puentes peatonales deben cumplir con una altura minima de acuerdo
lo especificado en la norma AASHTO LRFD, en estos casos, estos elementos no deben
ser menor a 1060 mm. Ademas, la implementacion de este tipo de elementos debe ser
bajo condiciones especificas de manera que sean economicas y cumplan con los aspectos

estéticos. [18]

Iustracion 5: Barandas para peatones

$) SketchUp

™
2

Fuente: Autor

b. Tluminacién

Los puentes peatonales o vehiculares deben contar con una adecuada iluminacion con la

finalidad de brindar seguridad a las personas.
c. Sefalizacion

La sefializacion en obras como puentes peatonales se presentan tanto en la etapa
constructiva, asi como en la etapa de servicio del mismo, con la finalidad de asegurar la
funcionalidad de la estructura y brindar seguridad a los transetntes. [17]
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La ubicacion de la senalizacion debe regirse de acuerdo a lo establecido en la Norma

INEN, cumpliendo con aspectos como disefio, tamafio y contraste. [19]

2.4. Consideraciones para el disefio de un Puente Peatonal

Los puentes peatonales deben ser disefiados bajos consideraciones de cargas vivas y
muertas, donde las cargas muertas seran determinadas por el peso propio de la estructura,
y la carga viva es aquella que considera el paso de los peatones por el tablero,

representando asi el transito peatonal que ocurriria. [20]

2.4.1. Cargas de Diseiio

2.4.1.1.Cargas Muertas

También denominadas cargas permanentes, son las producidas por los elementos
estructurales y no estructurales. [18] En las cargas muertas contamos las cargas por peso
propio de la viga y el tablero y las sobrecargas que serian cargas extras por peso de
pasamanos, cubiertas, instalaciones eléctricos y sanitarios, entre otros elementos que

provoquen una carga en la estructura y que se encuentre de manera perenne.

2.4.1.2.Cargas Vivas (peatonales)

Las cargas peatonales son cargas dinamicas que producen los peatones son causantes de
vibraciones que afectan a la estructura, por ello, es necesario tomar en cuenta el aforo
peatonal para el cual es disefiado el paso elevado. Este tipo de carga genera una

componente vertical, horizontal y longitudinal. [21]
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CAPITULO 111

DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA DE UN PUENTE

3.1. ESPECIFICACIONES DE DISENO

Los parametros de disefio arquitectonico seran realizados en base a lo establecido por la
NEVI -12 para anchos de via y espaldones, la NTE-INEN 2246 “Accesibilidad de las
personas al medio fisico: Cruces y pasos peatonales a nivel y desnivel” para anchos de
tablero y condiciones de accesibilidad, y el disefio estructural se encentrara bajo los
parametros del ACI 318-S, con lo que cual se garantizara los parametros minimos de

calidad para el disefio del paso peatonal.

3.1.1. Detalles del terreno

Se realizé un estudio topografico para obtener las caracteristicas del terreno para poder

obtener alturas, dimensiones actuales de via y zona de implantacion del proyecto.

En la zona de implantacion se puede observar que no existe veredas, a excepcion de la

parte de la via que va hacia la Sierra ecuatoriana.

En la zona de implantacion se obtiene una altura de 188.32 metros sobre el nivel del mar

(msnm).

Los datos mencionados fueron tomados con ayuda de un equipo RTK (GPS diferencial)
para toma de puntos de control y un dron de la marca DJI modelo Spark, con fotografia
tomadas a 30 metros de altura, para posteriormente ser procesadas en el software
“AGISOFT METASHAPE”, obteniendo un levantamiento planimétrico y altimétrico de

la zona de estudio.

3.1.2. Detalles arquitectonicos

3.1.2.1. Ancho del paso elevado

Segtin la norma NTE-INEN 2246 “Accesibilidad de las personas al medio fisico: Cruces
y pasos peatonales a nivel y desnivel” especifica que la dimension minima para garantizar
el transito de dos sillas de ruedas al mismo tiempo debera ser de 1.80 metros, sin embargo,
para una sola silla de ruedas se menciona que sera de 1.20 metros. Bajo este criterio se ha
decidido asumir el valor de 1.20 para cada sentido y 10 cm para los pasamanos,
obteniendo asi un ancho de disefio de 2.50 metros. [22]
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3.1.2.2. Longitud de disenio

La longitud del puente total sera de 50.60 metros, con apoyo intermedio generando asi

dos tramos de vigas con una luz de 25.30 METROS.

Estos valores se determinaron respetando los anchos minimos por carril que es de 3.65
para vias de segundo orden con un espaldon de 1.5 segiin la NEVI-12, tomando en cuenta
que se pueden realizar construcciones a partir de los 3.00 metros de vereda, se obtuvieron

las dimensiones antes mencionadas. [23]

3.1.2.3. Altura libre

Segun lo estipulado por el MTOP, el alto minimo para la construccion de estructuras de
paso en autopistas debera ser de 6.00 metros, sin embargo, se debe afiadir un valor de
0.15 metros por motivos de mantenimientos en la via que generaria un aumento en el

espesor del pavimento.

3.1.2.4. Accesibilidad

Para garantizar el uso del paso a desnivel a todas las personas, se plantea la colocacion de
tres ascensores, colocados uno en cada extremo y uno en la zona central del puente,
permitiendo asi que personas de movilidad reducida, embarazadas, personas adultas

mayores, y nifios en coche puedan movilizarse de forma segura en la zona de interés.

3.2. Prediseiio de secciones

3.2.1. Losa

Para realizar el predisefio del elemento losa o tablero, primero se define si serda de
hormigoén presforzado o de hormigén armado, en nuestro caso utilizaremos una losa de

hormigon armado, colado monoliticamente a la seccion T de la viga.

El espesor de la losa debe ser el adecuado para controlar las deflexiones, para esto existen
diferentes formulas o métodos de predisefio, en este caso utilizaremos la tabla dada por

el ACI-318S:
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Tabla 2: Espesor minimo de losas en una direccion

ESPESOR MINIMO DE LOSAS EN UNA DIRECCION MACIZAS
NO PREESFORZADAS

CONDICION DE APOYO t minimo
SIMPLEMENTE APOYADA I/20
UN EXTREMO CONTINUO I/24

AMBOS EXTREMOS CONTINUOS 1/28
EN VOLADIZO I/10

Fuente: ACI-318S

Las formulas mostradas en la tabla 2, las longitudes estaran en centimetros.

Observando nuestro disefio de viga, observamos que cuenta con 2 volados de 0.625
metros y un vano doblemente empotrado de 1.25 metros.

Ilustracion 6: Ancho de Losa

2,5

ginE

L 083 1,25 L 083
oladizo Empotramiento Voladizo

Fuente: Autor

En los voladizos se obtiene un espesor de losa de:

t=L=2"_g30cm (1)
10 10

En el empotramiento se obtiene un espesor de losa de:

t = Il _125cm
T 28 28

= 4.46 cm (2)

El espesor minimo de losa para el disefio serd de 6.30 cm, sin embargo, se ha seleccionado

una losa de espesor de 10 cm debido a la facilidad de construccion.

3.2.2. Viga

El predisefio de las vigas se calcula en base a la luz de disefio de la viga y la forma que

posea la viga, esta formula es obtenida del método AASHTO:
h=0.04*L 3)

h = 0.04 x 996.063in = 39.84 in

21



h = 1.01 metros

La formula se colocara la longitud en pulgadas, donde:
h=altura de predisefio incluye tablero
L=Longitud de disefio

La altura recomendada sera de 1.01 metro, pero a fin de facilidades constructivas, se

realizara una viga de 1.10 m de peralte.

3.2.3. Ancho de Viga

El predisefio de la base de la viga segun la ACI- 318S en el capitulo 21 no debe ser menor

entre 250 mm y 0.30h.

b, =30cm
3.2.4. Resultados de Prediseiio
Tabla 3: Resultados de Predisefio
Descripcién Férmula Escogido | U
= ot Temy
Espesor de Losa T 107 28 10 cm
Altura de viga h=004xL 110 cm
Base de viga Asumido 30 cm

Fuente: Autor

3.3.Verificacion de geometria de viga Doble T

llustracion 7: Seccion de Predisefio de Viga
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Fuente: Autor

Para que nuestro predisefio sea Optimo en base a lo establecido por la normativa del
ACI318, debe cumplir una serie de condiciones en la geometria de la viga, estas

condiciones son:

L - b 2530 > 125 - C ]
—_ _ s — s Cum
42 4 pie

5~ by 125-30
>8t=> ———

< 8(20) -~ Cumple

5~ by 125 —-30
>b/2 > — >b/2 - Cumple

3.4.Analisis de Cargas

3.4.1. Sobrecarga

Cuando se habla de sobrecarga, se refiere a cargas muertas que no pertenecen a la
estructura, en nuestro caso se consideran sobrecargas a los barandales, capa de transito

peatonal, y un valor de otras ingenierias (sanitarias, eléctricas, entre otras).

3.4.1.1.Pasamanos

El pasamanos estara conformado por elementos de metal y vidrio, los elementos
metalicos seran las columnas, colocadas cada 1.10 metros y el vidrio hara la funcion de
muro para evitar accidente, la altura del elemento de vidrio serd de 1.10 metros mientras

que los tubos metalicos tendran una elevacion de 1.15 m.

Los pesos de los elementos seran obtenidos de las especificaciones técnicas de los

proveedores.

La carga muerta por sobrecarga sera: 0.373 kN/m. (Ver Anexo D — Célculo de Cargas

Muertas)
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3.4.2. Carga Muerta por Peso Propio

La carga muerta por peso propio es aquella causada por los elementos propios de la viga,
en este caso serian el peso del tablero y el peso de la viga, obteniendo un resultado de

20.40 kN/m. (Ver Anexo D — Calculo de Cargas Muertas)

3.43. Carga Viva

La carga viva es obtenida de la Norma Ecuatoriana de la Construccion en el capitulo de
cargas no sismicas, en la que se termina que la carga para pasos peatonales sera de 4.80
kN/m?. [24]

CV = 4.80 kN/m?
3.5. Diseiio de Tablero o Losa
Para el disefio de la losa se usara un metro representativo para los calculos, el disefio
estara con las geometrias de pre-disefio y para el armado del acero con lo establecido en
el ACI 318S para losas en una direccion. (Ver Anexo D — Disefio de Losa en una
direccion)

llustracion 8: Seccion para disefio de losa

25.30

Fuente: Autor
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3.5.1. Analisis de Carga de losa

3.5.1.1. Carga Muerta

En la carga muerta para el disefio de la losa se usara inicamente el peso propio de la losa,
mas el valor de sobrecarga correspondiente a los pasamanos y cubierta, que nos da un

valor de carga muerta de 2.773 kN/m. (Ver Anexo D — Diseflo de Losa en una direccion)

3.5.1.2.Carga Viva

La carga viva sera distribuida para el ancho de losa que vamos a ocupar, debido a que la
norma nos da el valor de carga sobre area y para el calculo necesitamos en carga por
metro linea. Una vez realizado este calculo obtenemos que la carga viva para la seccion

de losa en analisis sera 4.80 kN/m. (Ver Anexo D — Disefio de Losa en una direccion)

3.5.1.3.Carga Mayorada de losa

Se realiza una mayorizacion de las cargas de la losa, con el combo que indica la normativa
NEC-CG, obteniendo asi un valor de 11.01 kN/m. (Ver Anexo D — Disefio de Losa en

una direccion)

3.5.1.4.Momento de diserio

Una vez obtenida la carga ultima mayorada, se calculan los momentos en base a las
caracteristicas de la misma. En nuestro caso contamos con 3 vanos, donde los extremos
se encuentran en voladizo mientras que el vano central estd doblemente empotrado. Por
tanto obtenemos 3 momentos, 1 de la zona en voladizo y 2 de la zona empotrada. (Ver

Anexo D — Diseno de Losa en una direccion)

El momento del voladizo serd 2.18 kN-m; mientras que los momentos del empotramiento

seran en negativo: 1.44 kN-m y en la zona positivo de 0.72 kN-m.

3.5.2. Acero de losa

En acero de la losa se colocaran acero minimo, acero de refuerzo (en caso de ser
necesario) y acero de retraccion y temperatura, los calculos se los realiza con lo

determinado por el ACI-318.

El acero de refuerzo se coloca si la cantidad de acero que requiere la losa es mayor al
acero colocado como minimo. En el caso de nuestro puente se colocard acero minimo

correspondiente a 1¢12mm@30cm acero superior e inferior, y para retraccion y
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temperatura se colocard 1¢p12mm@30cm acero superior e inferior. (Ver Anexo D —

Disefio de Losa en una direccion)

llustracion 9: Armado de losa

ARMADO DE LOSA FRONTAL
Escala 1:15 o S&?@:{i‘ﬁjﬁlul ¥ Temparaiia
2 Mem
1 / .
ox [ / ~
i T A Armada Princioal
i T @12mIem

Fuente: Autor

3.6. Diseiio de Viga

El disefio se realizara con el método establecido por el ACI-318S, para calculo de los
torones. Se usaran los valores con unidades en el sistema inglés, debido a que los

parametros y coeficientes para la colocacion del acero y se encuentran en dicho sistema.

llustracion 10: Seccidn de Viga T para andlisis de cargas

bw

Fuente: Autor

3.6.1. Analisis de Carga de Viga

3.6.1.1. Carga Muerta

Para obtener el valor por carga muerta se calculara el valor de una sola viga T, incluida
la seccion de tablero correspondiente exclusivamente a la media viga. El valor de carga
muerta serd de 10.20 kN/m, a este valor se le agregara el valor de la sobre carga calculado
anteriormente. Por lo que nuestra carga muerta total serd: 10.573 kN/m. (Ver Anexo D —

Disefio de Viga)
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3.6.1.2.Carga Viva

La carga viva sera distribuida para el ancho de viga que vamos a ocupar, debido a que la
norma nos da el valor de carga sobre area y para el calculo necesitamos en carga por
metro linea. Una vez realizado este calculo obtenemos que la carga viva para la seccion

de losa en analisis serd 6.00 kN/m. (Ver Anexo D — Disefio de Viga)

3.6.1.3.Carga Mayorada de viga

Para el andlisis de la viga, se utilizard una combinacion para mayorar las cargas tal como
lo especifica la NEC-CG. Con este combo obtenemos un valor de 22.29 kN/m de carga

ultima mayorada para el disefio. (Ver Anexo D — Disefio de Viga)

3.6.1.4.Momento de diserio

Una vez obtenida la carga ultima mayorada se transformara a unidades del sistema inglés
(klb/in), luego se calculan los momentos en base a las caracteristicas de la viga. En nuestro
caso contamos con una viga simplemente apoyada en ambos extremos. El momento de la

viga sera 15750.15 klb-in. (Ver Anexo D — Disefio de Viga)

3.6.1.5.Fuerza de tension

Para la fuerza de tension se realizaran comprobacion con el objetivo de conocer el
funcionamiento de la viga, si trabaja como Viga T o como viga rectangular, en nuestro
caso la viga trabajara como rectangular. Posteriormente se realiza el calculo de la fuerza

de tension que en nuestro caso sera: 466.34 klb. (Ver Anexo D — Disefo de Viga)

3.6.1.6.Calculo de torones

Se calcula el area de torones que requiere nuestra viga, para posteriormente comprobar si
los esfuerzos transmitidos por los torones seran los indicados para nuestro sistema, lo que
nos da como resultado una cantidad de 18 torones, cada torén ejercerd una fuerza de 25.90

klb, y con una fuerza limite por toron de 28.917 klb.

Una vez cortado los cables, estos transmitiran una fuerza total de 594.86 klb o 2646.07

kN. (Ver Anexo D — Disefio de Viga)
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3.6.2. Calculo de esfuerzos sin pérdida

El calculo de los esfuerzos de viga, se realizara para comprobar segin lo normado por el
AClT esfuerzos en los extremos y centro de la viga, para revisar el correcto funcionamiento

de la superestructura.

llustracion 11: Seccion de Viga Doble TT

A2 | A2

Fuente: Autor

Se deben calcular los momentos por peso propio, por sobrecarga y por carga viva con el
valor mayorado para realizar la comprobacion de esfuerzos de tension y compresion en
planta, puesto en obra y sometido a cargas de servicio. (Ver Anexo D — Calculo de

esfuerzos sin pérdida)

a. Momento por peso propio
M, = 97933.77 kN —cm =
b. Momento por sobrecarga
M. = 24803.49 kN — cm
c. Momento por carga viva
M., = 76811.80 kN — cm

3.6.2.1. Cdlculo de esfuerzo sin pérdida en planta

Se realizan los céalculos para conocer los esfuerzos que tiene la viga en el extremo y en el

centro. (Ver Anexo D — Célculo de esfuerzos sin pérdida)
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llustracion 12: Esfuerzos en Planta sin pérdida

0.31866 -0.09561 0.31866
-1.26276 -0.63710 -1.26276

Fuente: Autor

3.6.2.2. Calculo de esfuerzo sin pérdida en obra.

Se realizan los calculos para conocer los esfuerzos que tiene la viga en el extremo y en el

centro. (Ver Anexo D — Calculo de esfuerzos sin pérdida)

llustracion 13: Esfuerzos en Obra sin pérdida

0.31866 -0.20053 0.31866
-1.26276 -0.47864 -1.26276

Fuente: Autor

3.6.2.3. Cdlculo de esfuerzo sin pérdida en servicio

Se realizan los célculos para conocer los esfuerzos que tiene la viga en el extremo y en el

centro. (Ver Anexo D — Calculo de esfuerzos sin pérdida)

llustracion 14: Esfuerzos en Servicio sin Pérdida

0.31866 -0.52545 0.31866
-1.26276 0.01207 -1.26276

Fuente: Autor



3.6.2.4. Calculo de porcentaje de pérdida

Se realiza el calculo de las pérdidas resultantes al cortar el cable de los torones, segun el
ACI-318. El valor en nuestro caso sera del 11% de pérdida, dando una fuerza de 2258.08
kN. (Ver Anexo D — Calculo de porcentaje de pérdida)

3.6.3. Calculo de esfuerzos con pérdida

Una vez obtenidas las pérdidas, procede a calcular estos esfuerzos, los mismos que seran

comprobados con las tablas dadas por el ACI 318.

3.6.3.1. Cadlculo de esfuerzo con pérdida en planta

Se realizan los calculos para conocer los esfuerzos que tiene la viga en el extremo y en el

centro. (Ver Anexo D — Célculo de esfuerzos con pérdida)

llustracion 16: Esfuerzos en Planta con pérdida

0.27192 -0.14235 0.2719
PLANTA
-1.07756 -0.45190 -1.0776

Fuente: Autor

3.6.3.2. Cadlculo de esfuerzo con pérdida en obra

Se realizan los céalculos para conocer los esfuerzos que tiene la viga en el extremo y en el

centro. (Ver Anexo D — Calculo de esfuerzos con pérdida)

llustracion 17: Esfuerzos en Obra con pérdida

0.27192 -0.24727 0.27192
-1.07756 -0.29344 -1.07756

Fuente: Autor
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3.6.3.3. Cadlculo de esfuerzo sin pérdida en servicio

Se realizan los céalculos para conocer los esfuerzos que tiene la viga en el extremo y en el

centro. (Ver Anexo D — Calculo de esfuerzos con pérdida)

llustracion 18: Esfuerzos en Servicio con Pérdida

0.27192 -0.57219 0.27192
SERVICIO
-1.07756 0.19727 -1.07756

Fuente: Autor

3.6.3.4. Verificacion de esfuerzos en planta con pérdida

Los esfuerzos seran verificados segtin lo establecido en el ACI-18, en la seccion 24,

revision de vigas preesforzadas. [25]

e Pararevision de esfuerzos de compresion en los extremos; fp,,; < 0.70 f'ci

Cumple con los esfuerzos de compresion, en el extremo. (Ver Anexo D —

Comprobacion de esfuerzos con pérdida)
e Pararevision de los esfuerzos de compresion en el centro bajo cargas en planta;

£ <0.60 f'ci

Cumple con los esfuerzos de compresion en ubicaciones diferentes al extremo.

(Ver Anexo D — Comprobacion de esfuerzos con pérdida)

e Pararevision de los esfuerzos de tension en el centro bajo cargas en planta;

f <05 /fci

El disefio por esfuerzos de flexion satisface los requisitos en el extremo de la
viga. (Ver Anexo D — Comprobacion de esfuerzos con pérdida)

e Pararevision de los esfuerzos de compresion en el centro bajo cargas en planta;
f <0.25,/f'ci

No se realiza debido a que no se tienen esfuerzos de traccion en otras zonas de la

viga.
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e Pararevision de los esfuerzos de compresion con cargas por puesta en obra;
f <045+« f'c
El disefio por esfuerzos de compresion en el estado de obra satisface los
requisitos en el extremo de la viga. (Ver Anexo D — Comprobacion de esfuerzos
con pérdida)

e Pararevision de los esfuerzos de compresion con cargas por puesta en servicio;
f<060=xf'c
El disefio por esfuerzos de compresion en el estado de servicio satisface los
requisitos en el extremo de la viga. (Ver Anexo D — Comprobacion de esfuerzos

con pérdida)
3.6.4. Diseiio de viga por flexion
El disefio por flexion se realizara segun lo estipulado en el ACI, mediante fuerzas por la
hipotesis de disefio. Los datos para el disefio por flexion, seran los mismos que se

ocuparan para el calculo de los torones. Una vez realizado los calculos de acero por

flexion, obtenemos lo siguiente:
Para el acero minimo tendremos:

El armado ser4, 2 varillas de 32 mm para acero minimo. (Ver Anexo D — Disefio por
flexion)
3.6.4.1. Armadura superficial

Segtin lo estipulado por la normativa del ACI para vigas mayores a 90cm de peralte, se
colocara acero adicional al acero por flexion, distribuidos en la zona de traccion de la

viga.

El armado por acero superficial constara de 2 @ 25 mm en cada capa de acero superficial,

separados a 20 cm. (Ver Anexo D — Disefio por flexion).

llustracion 15: Armado de Viga T
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CORTE V2-V2

i - 125 - "|

D.}{E | ]
Recubrimiente: 3.00cm
TORONES:
63 112" in 340
B 112" In g
BE 1/2%in
ACEROC:
26 32mm - As min

1

2 32mm - Refin
4@ 25mm - Arm. Recub.
Est @ 10mm @ 50 cm

Fuente: Autor
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CONCLUSIONES

El disefio de la losa y viga se basoé en la norma ACI 318S-14, la cantidad de acero
necesaria para una losa de 2,50 m de ancho con un espesor de 10 cm, fue determinado
por el acero minimo que es de @12 cada 30 cm y acero por retraccion y temperatura
es de @12 cada 30 cm. Mientras que en el disefio de la viga en T se utilizaran 18
torones de '4”, ademas de un estribo de @10 cada 18 cm en zona critica y de @10 cada
50 cm fuera de zona critica, y un acero por flexion de 20332 en la parte inferior y 2
(J32 en la superior, requiere también un armado debido al peralte de viga que sera de
2 capas de ¥25mm cada 20 cm.

Se disefi6 la calzada en funcion al ancho minimo utilizado para sillas de ruedas, el
cual es de 1,20 m, por lo que se considerd un ancho de 2.4 m y se agregd Scm a cada
lado para la colocacion de barandas de proteccion.

En funcién a la Norma Técnica Ecuatoriana para Accesibilidad de la Personas al
Medio Fisico, Cruces Peatonales a Nivel y Desnivel se opto por colocar ascensores
con la finalidad de que las personas con movilidad reducida puedan hacer uso del
puente,

Se detall6 paso a paso los calculos necesarios para el disefio de vigas, losa, aplicando
la norma de disefio y construccion para obras civiles. Ademas, se realizaron los planos

estructurales, arquitectonicos.
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ANEXOS

Anexo A

Anexo A: Detalles de Ascensor ACTIUM

Fuente: Valida Lift
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Anexo B: Elementos de Cubierta:

Anexo B.1: Galvalumen

Especificaciones Generales de las cubiertas:

Cuadro de espesores, peso y distancia maxima entre Ancho Gtil = 1040 mm.
iyl Altura de onda = 37 mm.
(mm) |
Peso
2,70 | 315 360 4,05 | 450 540 §

(Kg/m?) Cubierta y Paredes

Ditandi 1,20 | 1,60 1,80 210 | 240 | 2,60
| (m) | .

Segtin necesidad del cliente

USOS: I
« Recubrimientos de paredes PENDIENTE MINIMA

« Techos residenciales

= Tejas metalicas tipo espanola
«  Cubiertas

« Cielos falsos

« Ajslamiento termoacustico

i Frlggs Conectores Omega y Pernos

» Embellecimiento de edificaciones Autoperforantes

411

ACCESORIOS

e Anexo B.2: Correa G 100x50x15x2

Otras cualidades, largos y 2
acabados: previa consulta. 3

«  Dimensicnes exterlores a la seccion transversal, Z
« Radio de curvaturs interior igual 3 1.52 para espesores

menares & 6.00 mm, 3
Radio de curvatura interior igual-a 2& para espesores de
6.00 mm o mayores -

Dimensiones Momento de inercia Modulo resistente Radio de giro
Designaddn h b c e Ix Iy . Wi Wy ix |
L = ! = I

G B0x30x10x2 (] 30 10 2 196 254 144 14.88 528 49 274 242 . 1,44
G 80x40x15x2 I 80 I 40 . 15 ' 2 275 I 354 I 146 . 3525 I 8,07 I 881 318 3,16 I 1,51
G BOxADN15:3 1 &0 . 40 [ 15 [ 3 [ 305 . 51 [ 146 [ 48,04 [ 10,85 [ 12,26 427 31 "1.45
G BOXS0x15:2 “80 50 15 2 3,06 388 148 411 13,55 | 10.28 434 323 | 188
G 100x50x1542 wo 50 15 2 3,38 4,54 173 65,24 14,98 13.85 4.57 4,00 | 1,86 I
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—11.20 =

~—2.95—=
f A
PROVINCIA : EL ORO
226 2.2d | Ascensor ) . .
_ "-. l CANTON : PINAS

E PARROQUIA: SARACAY
2 » 95 ABCENSOR H
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CONTENIDO:

L e ——
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{ 2.26
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VISTA EN PLANTA DE PUENTE

I3 7
ESC: 1_150 UBICACION: {\
PARADA DE T 5060
AUTOBUS 2530
I
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1.20
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——1.20 = |
|
3 °
g r~—2.95—— Q =
8 3 N
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Ascensor
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Anexo D

1. Célculo de Cargas Muertas:
Resultados de Peso de Pasamanos

Tabla 4: Elementos de Pasamanos

0 0S PASAMANO
ELEMENTO Area Yelemento W U
Vidrio 0.0835 26.00 2.17 | kN
Tubular 0.0031 78.50 0.24 | kN
2.41 | kN

TOTAL
0.19 | Kg/m

Fuente: Autor

a. Resultados de cargas distribuidas por Cubierta

Los elementos que se usaran para cubierta son: Plancha de Galvalumen, Correa tipo G,

tubo rectangular. (Ver Anexo)

Tabla 5: Elementos de Cubierta

PESO 0 BIERTA

Elemento Peso Unidad
Galvalumen 8.65 kg/m
Correa 3.38 kg/m
Tubo 6.60 kg/m
Carga Total 18.63 kg/m
0.183 kg/m

Fuente: Autor

La carga muerta por sobrecarga sera: 0.373 kN/m

e Carga Muerta por Peso Propio

Para determinar la carga muerta por peso propio, primero se deben realizar calculos de la

geometria de la seccion.
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llustracion 16: Viga TT para Andlisis

2,50
T
i
I A
=]
S
A2 A3
0.30, 0,30,
1,25 bw

Fuente: Autor

Tabla 6: Cdlculo de Area de Viga Doble T

Figura Base(cm) Altura(cm) Area (cm”2)
Al 250 10 2500.00
A2 30 100 3000.00
A3 30 100 3000.00

TOTAL 8500.00

Fuente: Autor

Pp =Axyy

Pp = 0.85m? x 24 kN /m3 = 20.40 kN/m

e Carga Viva

Valor tomado de la NEC-CG para carga no sismicas.

CV = 4.80 kN /m?

2. Disefio de Losa en una direccion

Las secciones del tablero de losa que se obtiene por el prediseiio son:

e Anchodelosa=2.5m

Recubrimiento=2 cm

e Longitud de Losa =25.30 m
e yy=24kN/m3

e f'c=35MPa

e f'y=420MPa

*  QPacero = 14mm
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. d:t—rec—%=7.30cm

Para el calculo del armado de la losa, usaremos un ancho de losa de 1 metro.

llustracion 17: Seccion para disefio de losa

25.30
/7

2.50

Fuente: Autor

e (Carga Muerta

En la carga muerta para el disefio de la losa se usara el peso propio de la losa, més el valor

de sobrecarga correspondiente a los pasamanos y cubierta.
a. Peso propio
Plosa = Yu*axt ©)
Pipsq = 24kN/m3 * 1m = 0.10m
Plosa = 2.40 kN /m
b. Sobrecarga
Sc = 0.373 kN/m
c. Carga muerta Total

CM = Pysq + Sc
CM = 2.773 kN/m
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e (Carga Viva

La carga viva tomada serd la antes mencionada de:

_ 48kN/m? + (25.30m * 1.00m)
B 25.30m

CV = 4.80 kN/m

cv

e Carga Mayorada de losa

U=12CM + 1.6CV

kN kN
U=1.2 (2.773 —) + 1.6 (4.80 —) =11.01 kN/m
m m

e Momento de disefio

Uxl?
My =3
11.01k—N* (1.25 m)?
( 24
My = 0.72 kN —m = 7341.96 kg — cm
Uxl?
Mo ==
11.01 kN, (1.25m)?
( 12
My = 1.44 kN —m = 1468391 kg — cm
Uxl?
Myoiadizo = Tb
11.01 N, (0.63 m)?
My ogine = m
voladizo 2

My =218 kN —m = 22229.81kg — cm

e Acero de losa

Verificacion por flexion

0.05(f"c-28)

Bl = 085 - -

0.05(35 — 28)
7

By = 0.80
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a. Cuantia

Obtenemos la cuantia minima por medio de los manifestado en el ACI 318S, que lo

obtiene en base al fy.
Pmin = 0.0018,si fy = 420 MPa
Calculo de acero de refuerzo

Célculo del valor de acero de refuerzo inferior y superior

0.85+fcxbxd 1.7 flcxb  (0.85%f'cxbxd?2 My,
As = _ y ( _ —) 11
fy \/ fy? 2 ¢ (11)
e Para momento de empotramiento negativo:
kg
0.85%¥350—=5+100cm=7.30cm
As = o -
4200 kg/cm?2
1.7%350 kg/cm2%100cm . (0.85*350kg/cm2*1000m*(7.300m)2 _ 14683.91)
kg \? 2 0.9
(42006m2)
Asy,_, =053 cm?
e Para momento de empotramiento positivo:
kg
0.85%350—=5*100cm«7.30cm
As = an -
4200 kg/cm?
1.7%350 kg/cm?2x100cm N (0.85*350kg/cm2*100cm*(7.306m)2 _ 734-1.96)
kg \* 2 0.9
(4200m—2)
— 2
Ast =0.26cm
e Para momento del voladizo:
kg
0.85%¥350—=5+100cm=7.30cm
As = — -
4200 kg/cm?2
1.7%350 kg/cmZx100cm . (0.85*350kg/cm2>|s1006m>|s(7.30cm)2 _ 22229.81)
kg \? 2 0.9
(4zoocm2)
— 2
ASMVoladizo = 0.81cm
Comparamos con el area de acero minimo con la calculada, y se colocara la mayor:
ASpmin = Pmin * b *xd (12)
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As,im = 0.0018 * (100cm) = (7.30 cm)
ASpin = 1.314 cm?

Se armara todo con acero minimo, no se requiere acero de refuerzo, por lo tanto,

obtendremos lo siguiente:
e Acero Superior

La cantidad de varillas se obtiene de la division del Acero requerido para el acero de la

varilla que vamos a usar, en este caso de 12 mm.
#Varilla = 2= (13)
Ag

#Varilla = 1314 cm” 1.17 varill
artila = 1.1267712 = 1. vartiilas

Se requieren como minimo 2 varillas de 12 mm, sin embargo la cantidad puede aumentar

debido al espaciamiento entre varillas.

La separacion entre las varillas sera la minima entre 3h y 450mm, esto segun lo estipulado
en el manual del ACI 318S:

e 3h =3(100) = 300 mm
e 450mm

La separacion optada sera de 300 mm, dando asi un armado de 1¢p12mm@30cm
e Acero Inferior

La cantidad de varillas se obtiene de la division del Acero requerido para el acero de la

varilla que vamos a usar, en este caso de 12 mm.

#Varilla = 2= (13)
Ay

warilla = 31 varil
ariila = 1,12C7’n2 = 1. variilas

Se requieren como minimo 2 varillas de 12 mm, sin embargo la cantidad puede aumentar

debido al espaciamiento entre varillas.

La separacién entre las varillas sera la minima entre 3h y 450mm, esto segun lo estipulado
en el manual del ACI 318S:

e 3h=3(100) = 300 mm

e 450mm
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La separacion optada sera de 300 mm, dando asi un armado de 1¢p12mm@30cm

e Calculo de acero de retraccion y temperatura
La cuantia utilizada para acero y temperaturaes: p = 0.0018
Ag=p*bxt (14)

Ag = 0.0018 * 100 * 10 = 1.80 ¢cm?

Para la cantidad de varillas usamos la ecuacion 13:

warillas = 280 _ L <o varil
ariias = 113 sz = 1. vartilas

Se requieren como minimo 2 varillas de 12 mm, sin embargo la cantidad puede aumentar

debido al espaciamiento entre varillas.

La separacion entre las varillas sera la minima entre 3h y 450mm, esto segun lo estipulado
en el manual del ACI 318S:

e 3h=3(100) =300 mm
e 450mm

La separacion optada sera de 300 mm, dando asi un armado de 1¢p12mm@30cm

llustracion 18: Armado de losa

ARMADO DE LOSA FRONTAL
Escala 1:15

A3 Retmosion y Temperatura
/ @50em
r/ )
1
. . -8 2 ]

2\ AsAmado Frincipal
I 012@50cm

r
010 |L

} 250

Fuente: Autor

45



3. Disefio de Viga

Para el disefio se analizara una viga T, por lo que obtenemos las siguientes caracteristicas

geomeétricas:
e Longitud=996.06 in
o fc=5ksi
o fpu=270 ksi
o fpe=0.55*fpu=148.50 ksi
* Groron =0.51in
e Rec=1.18in
e Estri=0.39in

e Separacion=1.50 in

e h=43.41lin
e hf=7.87in
e bw=11.81in
e b=49.211In

llustracion 19: Seccion de Viga T para andlisis de cargas

7

N

f
L

Fuente: Autor

e Carga Muerta

En la carga muerta para el disefio de la losa se usara el peso propio de la losa, mas el valor de
sobrecarga correspondiente a los pasamanos y cubierta.

a. Peso propio
Pviga =yn*A (15)
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Pyiga = 24kN /m3  0.425 m?

Pyisa = 10.20 kN /m

iga
b. Sobrecarga
Sc =0.373kN/m

c. Carga muerta Total

CM = Pyigq + Sc (16)

CM =10.573 kN/m

e Carga Viva

La carga viva tomada serd la antes mencionada de:

kN
m

4.8kN /25.30m *1.25m
V = * (

25.30 m >=6kN/m

mZ
e Carga Mayorada de viga

Para el andlisis de la viga, se utilizara un combo para mayorar las cargas tal como lo
especifica la NEC-CG.

U = (1.2CM + 1.6CV) (18)

kN 6kN kN
U=1.2 (10.573 —> + 1.6 (—) = 22.29—
m m m

U =0.127 klb/in

e Momento de disefio

Uxl?
8

M(+) = (19)

0.127klb/in * (996.06in)?
My = 3

M4y = 15750.15 klb — in

Calculo del valor de wp

My

a)p(l - 059a)p) = W

(20)
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15750.15

wp(1—0.59wp) = 09 x5 % 49215 x 39.422

Realizando la ecuacién de segundo grado para obtener el valor de wp, obtenemos:
wp = 0.04808

Comparamos con el valor de w,,,,, Si nuestro valor de disefio es menor que el maximo,

procedemos con el célculo, caso contrario redisefilamos la seccion de la viga.
Wmax = 0.319 % B * (%W) + 0.85 % (b — by,) * (% * d) (22)

1
Wmax = 0.319 % 0.8 * (49 >

3.94 )

1

) +0.85 * (49.21 — 11.81) (—
1 49.21 * 39.42
W = 0.12581

Si form (21) es mayor o igual a form (20), procedemos a comprobar si la viga funciona
como viga T o como viga Rectangular.
Comprobacion de seccion

Se calcula el valor del valor “c”, si este valor es menor que la altura de bloque de losa

“hf”, se trabaja como viga rectangular.

c =118+ wp * (%) (22)

1.18 * 0.04808 (39 42
=1.18*0. *
¢ 0.8

) =2.79in
Como nuestro valor de c, es menor que el hf, podemos trabajar como viga rectangular.

Céalculo de fuerza de tension
Tnp=wp*xb*d=*f'c (23)

Tnp = 0.04808 x 49.21 % 39.42 x5

Tnp = 466.34 klb

Calculo de area de acero requerida

B1
_ h*d*f’C _ (ﬁ)*Tnp
Aps ==L 1 - 1 (24)
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08
43313942 5 \/ ) (ﬂ) « 466.34
= * —_ —

ps 270 49.21%39.42 %5

Aps = 1.56 in?

Con las caracteristicas de disefio de la viga, se debe agregar una cantidad de acero minimo
de 1.56 in’.

Usando la ecuacion 17 para tener la cantidad de varillas, seran:

1.56 in?

#T =———=10.26T
oron 0153002 0.26 Torones

Por lo tanto, se colocaran 11 torones de Y2 in para satisfacer la cantidad de acero de que

necesita la viga.

Comprobacion de Esfuerzo

fps <0.70%fpu (25)

466.34 < 070 + 270
_— .70 =
11%0.153 —

277.09 ksi < 189 ksi

Aumentamos cantidad de torones a 18 torones

46634 < 0.70 = 270
_— *
18%0.153 7

169.33 ksi < 189 ksi

Célculo de fuerza por torén

Tnp

U~ Ycable (26)
p _46634klb
o180 T
Fuerza limite por toron
R, = Aps = 0.70 = 270 ksi (28)

R, = 28.917 kib
Célculo de fuerza de torones.
P; = Aps % 0.80 x fi,s * #Toron (27)
P; = 0.153in? * 0.80 = 270klb/in? x 18
P, = 594.86 klb = 2646.07 kN
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4. Calculo de esfuerzos sin pérdida

Obtenemos los datos geométricos de la viga, para hallar el valor de la excentricidad.

llustracion 20: Seccion de Viga Doble TT

2,50
T 1
1
Lol Al ]
=)
o
h
A2 A3 .S-
0.30, 0,30,
1,25 oW
L1
Fuente: Autor
Tabla 7: Cdlculo de eje Neutro e Inercia
Figura base(cm) altura(cm) Area (cm”2) y Axy vt lo (cm~4) (ve =32 1 (cmn4)
Al 250 10 2500.00 105.00 262500 20833.3 1506.99 3788314.33
A2 30 100 3000.00 50.00 150000 66.18 2500000.0 261.79 3285377.2
A3 30 100 3000.00 50.00 150000 2500000.0 261.79 3285377.2
TOTAL 8500.00 562500.00 10359068.73

Fuente: Autor

Para calcular los esfuerzos y comprobar con lo dictaminado por la norma, debemos usar

los siguientes valores:

P =12646.07 kN

A, = 8500.00 cm?

s(#Capas—1)  ¢roron*#Capas
2 2

e =56.28cm

e=c,—r—est—

I = 10359068.73 cm*

¢, = Eje neutro = 66.18 cm

cg=h—c, =110cm — 66.18 cm = 43.82 cm
Peso Propio Mayorado= 12.24 kN/m

Sobrecarga Mayorado= 3.10 kN/m

Carga Viva Mayorado= 9.60 KN/m
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Se deben calcular los momentos por peso propio, por sobrecarga y por carga viva con el
valor mayorado para realizar la comprobacién de esfuerzos de tension y compresion en
planta, puesto en obra y sometido a cargas de servicio.

Los momentos se calculan usando la formula 19.

y U * [?
8

d. Momento por peso propio

12.24%\[* (25.30m)?\  100cm

Myyp = 3 *

1m

M,, = 97933.77 kN — cm =

e. Momento por sobrecarga

3.10kN (25.30m)2\ 100cm

— %
Mse = . 8 T m

M, = 24803.49 kN — cm

f.  Momento por carga viva

9.60 kN (25.30m)?\ 100cm

— %
Mey = . 8 *m

M,, = 76811.80 kN — cm

e Calculo de esfuerzo sin pérdida en planta

a. Esfuerzo en la fibra del extremo superior

ftop = (_ AL; + P€IC1) (34)

_ 2646.07 kN N (2646.07 kN) = (56.28cm) * (43.82cm)
frop = 8500.00cm? 10359068.73 cm?

fiop = 0.31866 kN/cm?
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h. Esfuerzo en la fibra del extremo inferior

_ _i _ P€C2
foor = (-5 —22) (35)
_ [ 2646.07 kN (2646.07 kN) * (56.28cm) * (66.18cm)
foor = 8500.00cm? 10359068.73 cm?
fror = —1.26276 kN /cm?
c. Esfuerzo en la fibra del centro superior
_ P Pecz Mpp*cl
fop = (=3 + 72 =) (36)
_ [ 2646.07 kN (2646.07 kN) * (56.28cm) * (43.82cm)
feop = 8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm * 43.82cm
10359068.73 cm?
ftop = —0.09561 kN /cm?
d. Esfuerzo en la fibra del centro inferior
P Pec Mpp*c
foor = (=3 =+ ) @
_ [ 2646.07 kN (2646.07 kN) * (56.28cm)  (66.18cm)
fror = 8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm * 66.18cm
10359068.73 cm?
fpor = —0.63710 kN /cm?
llustracion 21: Esfuerzos en Planta sin pérdida
0.31866 -0.09561 0.31866
-1.26276 -0.63710 -1.26276
Fuente: Autor
e Calculo de esfuerzo sin pérdida en obra
a. Esfuerzo en la fibra del extremo superior
_ _i Pecq
frop = (-5 +72) (34)
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_ (264607 kN (264607 kN) * (56.28¢m) + (43.82cm)
Jeov =\ ~ 8500.00em? 10359068.73 cm?

frop = 0.31866 kN /cm?

b. Esfuerzo en la fibra del extremo inferior

foor = (- —22) (35)

[ 2646.07 kN (2646.07 kN) * (56.28cm) * (66.18cm)
frot =\ ~ 3500.00em? 10359068.73 cm?

fror = —1.26276 kN /cm?

c. Esfuerzo en la fibra del centro superior

P Pec Mpp*c Mgc*C
frop = (= + 72 = P - ) (38)
_ (264607 kN (264607 kN) = (56.28cm) « (43.82cm)
Jeor =\ ~8500.00m2 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm * 43.82cm  24803.49 kN — cm * 43.82cm
10359068.73 cm? 10359068.73 cm?

frop = —0.20053 kN /cm?

d. Esfuerzo en la fibra del centro inferior

P Pec Mpp*c Mgc*c
oot = (=g = 72+ I 4 T ) (39)

©8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm * 66.18cm 4 24803.49 kN — cm * 66.18cm
10359068.73 cm? 10359068.73 cm?

f < 2646.07 kN (2646.07 kN) * (56.28cm) * (66.18cm)
bot =

Foor = —0.47864 kN /cm?

llustracion 22: Esfuerzos en Obra sin pérdida

0.31866 -0.20053 0.31866
-1.26276 -0.47864 -1.26276

Fuente: Autor

e Calculo de esfuerzo sin pérdida en servicio

a. Esfuerzo en la fibra del extremo superior
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ftop = (_ Z + PeC1) (34)

Ay 1

_ [ 2646.07 kN N (2646.07 kN) * (56.28¢cm) * (43.82cm)
frop = 8500.00cm? 10359068.73 cm?

frop = 0.31866 kN /cm?

b. Esfuerzo en la fibra del extremo inferior

P Pec
foot = (- —22) (35)
[ 2646.07 kN (2646.07 kN) * (56.28cm) * (66.18cm)
foor = 8500.00cm? 10359068.73 cm?

foor = —1.26276 kN /cm?
c. Esfuerzo en la fibra del centro superior

P Pec; Mpp*C1  Mge*xcqy  Mcy*cq
ftop — (__ + ___bpp _ Msc _ M (40)
Ay I I I I

P < 2646.07 kN (2646.07 kN) = (56.28cm) * (43.82cm)
top —

~ 8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN —cm « 43.82cm  24803.49 kN — cm * 43.82cm
10359068.73 cm? 10359068.73 cm?

76810.89kN — cm * 43.82cm
10359068.73 cm?

frop = —0.52545 kN /cm?

d. Esfuerzo en la fibra del centro inferior

- +
Ay I I I I

(41)

_ P Pec; | Mpp*Cy | Mgcxcy | Mcyp*cy
foor = (- -2 4 222 4

f < 2646.07 kN (2646.07 kN) * (56.28cm) * (66.18cm)
bot =

"~ 8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm * 66.18cm  24803.49 kN — cm * 66.18cm

10359068.73 cm? + 10359068.73 cm?
76810.89kN — cm * 66.18cm>

10359068.73 cm?

foor = 0.01207 kN /cm?

llustracion 23: Esfuerzos en Servicio sin Pérdida
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0.31866 -0.52545 0.31866

-1.26276 0.01207 -1.26276

Fuente: Autor

5. Calculo de porcentaje de pérdida

La pérdida es el porcentaje que pierde el cable una vez que se cortan los torones, este valor se
calcula con la siguiente ecuacién:

TL = ES + CR + SH + RE (42)

Donde:

e ES = Pérdida por acortamiento elastico

e (R = Pérdida por flujo plastico del concreto

e SH = Pérdida debido a Retraccion del concreto
e RE = Pérdida debido a Relajacion de tendones

a. Pérdida por acortamiento elastico
ES = Kgg * Eps * feir/Eci (43)
Donde:

e K,; setoma el valor en funcion de los elementos, en nuestro caso serd 1 por

ser elementos pretensados.
e E,; mddulo de elasticidad de los torones. En nuestro caso sera 28.5x10° psi

e E_; modulo de elasticidad del concreto. En nuestro caso sera. 2.5x10° psi

Pi  Pyxe? Mg+e
b fcir_Kcir*(E'F 7 )_ 7

Donde:

o K. =0.9; este valor sera tomado en cuenta por ser elementos
pretensados.

o P; =594.86 klb

o Ay =1317.50in?

o e=22.16in

o I=248877.62 in*

55



C.

o Mg, momento flector debido al peso muerto del componente

pretensado
My, =012 xw x [? (44)

klb
My = 0.12 * 0.088; * (996.06 in)? = 10476.95 klb — in

0.9 594.86 klb N 594.86klb * (22.16in)>
. e . *
feir 1317.50 in 248877.62 in*

10476.95 klb * in (22.16in)
248877.62 in*

feir = 0.52984 ksi = 529.84 psi

529.84 psi)

_ 67 i
ES = 1.0 = (28.5x10°psi) (2.5x106psi

ES = 6040.18 psi

Pérdida por Flujo Plastico del concreto

CR = K * (%) * (feir — fon) (45)

E¢

e K., El valor depende del peso del hormigdn, en nuestro caso es de peso normal
por lo que se usaré el valor de 2.00.

o fop =M * ? donde M, sera el momento flector por capa de rodadura

e E_; modulo de elasticidad del concreto. En nuestro caso serd. 2.5x10° psi

° Eps;

o f.,=453.76 psi

madulo de elasticidad de los torones. En nuestro caso sera 28.5x10° psi

22.16in

= 1353.36 kib — i = 0.12050 ksi
fev M 548877.62 in St

28.5x10%psi

R = 2.
¢ 00 ( 2.5x10%psi

> * (529.84 psi — 120.50psi)

CR = 9332.52 psi

Pérdida debido a Retraccion de concreto
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SH = 8.2x107 * Ky, * E,g * (1 - 0.06%) % (100 — RH)

Donde:

K, = 1.0 por ser elementos pretensados

V—

S Perimetro  358.27in

Area  _ 1317.50in2

= 3.67

RH = 77%; Para Pifas

SH = 4191.50 psi

d. Pérdida debido a Relajacion de tendones

RE = (Kgg —J(ES + CR + SH)) * C

SH = 8.2x107% % 1 % 28.5x10°%psi * (1 — 0.06(3.67)) = (100 — 77)

Los valores de Kz Yy J son obtenidos de la siguiente tabla:

Tabla 8: Valores de factor Kre y J

Grado 270, hebra o alambre

aliviado del esfuerzo 20000 0150
Grad(? 2.50, hebra o alambre 18500 0.140
aliviado del esfuerzo
Grado 240.0 235, hebra o 17600 0.120
alambre aliviado del esfuerzo
Grado 270, .Heplra de baja 5000 0.040
relajacion
Grado 250, A_larr_wpre de baja 4630 0.037
relajacion
Grado 2400 235, Alambre de 4400 0.035
baja relajacién
Grado 145 o 160, Alambre de 6000 0.050

baja relajacion

Fuente: ACI-318S

Por lo tanto tenemosKzz = 5000y J = 0.040

C, se obtiene de la siguiente tabla
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Tabla 9: Factor C

Hebra o alambre Barra aliviada de esfuerzo o hebra

fpi/fpu

aliviado del esfuerzo o alambre de baja relajacion
0.8 20000 0.150
0.79 18500 0.140
0.78 17600 0.120
0.77 5000 0.040
0.76 4630 0.037
0.75 4400 0.035

Fuente: ACI-318S

P 594.86 klb

foi = 25 = Tg=0153im2 ~ 2LOKD
fpi _ 216klb
fou 270klb

Por lo tanto, nuestro valor de C=1.28
RE = (Kgg —J(ES + CR + SH)) * C
RE = (5000 — 0.04(6040.18 psi + 9332.52 psi + 4191.50 psi))  1.28
RE = 3998.31 psi
Las pérdidas totales seran:
TL=ES+CR+ SH+RE
TL = 6040.18 psi + 9332.52 psi + 4191.50 psi + 3998.31 psi

TL = 23562.51 psi = 23.56 ksi

e Fuerza de presfuerzo final
P, =P, —TL * Aq
klb
P, = 594.86 klb — 23'56in_2 * (0.153in?% * 18)
P, = 529.98 kib
e Porcentaje de pérdida de presfuerzo final
_ P, — P,

% =
% 2

% = 0.109
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El porcentaje de pérdida sera de 11%

6. Célculo de esfuerzos con pérdida

Para calcular los esfuerzos y comprobar con lo dictaminado por la norma, debemos usar

los siguientes valores:

e P =2258.09kN

e A, =28500.00 cm?

s(#Capas—1)  ¢ioron*#Capas

e e=c,—r—est— - > (31)
e =56.28 cm

e [ =10359068.73 cm*

e ¢, = Ejeneutro = 66.18 cm (32)

e ¢y=h—-—c,=110cm — 66.18 cm = 43.82 cm (33)

e Peso Propio Mayorado= 12.24 kN/m
e Sobrecarga Mayorado= 3.1 kN/m
e Carga Viva Mayorado= 9.60 KN/m

Se deben calcular los momentos por peso propio, por sobrecarga y por carga viva con el
valor mayorado para realizar la comprobacién de esfuerzos de tension y compresién en
planta, puesto en obra y sometido a cargas de servicio.

Los momentos se calculan usando la férmula 19.

y U *[?
-8
a. Momento por peso propio
12.24%\, * (25.30m)?\ 100cm
Myp = 8 "Tim

M,, = 97933.77 kN — cm =

b. Momento por sobrecarga

3.10kN (25.30m)%\ 100cm

— %
Mse = . 8 " 1m
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M, = 24803.49 kN — cm

¢. Momento por carga viva

9.60 kWN * (25.30m)? 100cm
Mg, = ) * 1m

M,, = 76811.80 kN — cm

e Calculo de esfuerzo con pérdida en planta

a. Esfuerzo en la fibra del extremo superior

frop = (-5 +52) (34)

_(_ 225809 kN  (2258.09kN) * (56.28¢m) + (43.82cm)
top 8500.00cm? 10359068.73 cm?

frop = 0.27192 kN /cm?

b. Esfuerzo en la fibra del extremo inferior

foot = (-5 —22) (35)

[ 225809kN  (2258.09kN) * (56.28cm) * (66.18cm)
bot 8500.00cm? 10359068.73 cm?

fror = —1.07756 kN /cm?

c. Esfuerzo en la fibra del centro superior

ftOp = (— i + % _ MPP*Cl> (36)

Ay I I

2258.09 kN (2258.09kN) * (56.28cm) * (43.82cm)
Jeop = <_ 8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm x 43.82cm
B 10359068.73 cm? >

frop = —0.14235 kN /cm?

d. Esfuerzo en la fibra del centro inferior

P P Myp*cC

I I
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2258.09kN  (2258.09kN) * (56.28cm)  (66.18cm)
Toor = <_ 8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm = 66.18cm
10359068.73 cm? )

fpor = —0.45190 kN /cm?

llustracion 16: Esfuerzos en Planta con pérdida

0.27192 -0.14235 0.2719
PLANTA
-1.07756 -0.45190 -1.0776

Fuente: Autor

e Calculo de esfuerzo con pérdida en obra

Esfuerzo en la fibra del extremo superior

ftop = (_ AL; + g) (34)

_ (_ 2258.09kN  225809kN * (56.28cm) x (43.82cm)
fror =\ ~ 5500.00em? 10359068.73 cm?

frop = 0.27192 kN /cm?

Esfuerzo en la fibra del extremo inferior

foor = (- —22) (35)

[ 225809kN  (2258.09kN) * (56.28cm) * (66.18cm)
Tvor =\ ~ 8500.00cm? 10359068.73 cm?

fror = —1.07756 kN /cm?

Esfuerzo en la fibra del centro superior

ftop _ (_ P n Pec; Mpp*cq _ Msc*C1) (38)

4, 1 I I

_ 2258.09kN  (2258.09kN) * (56.28cm) * (43.82cm)
frop = 8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm * 43.82cm  24803.49 kN — cm * 43.820m>

10359068.73 cm? 10359068.73 cm?

frop = —0.24727 kN /cm?
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d. Esfuerzo en la fibra del centro inferior

P Pec, Mpp*cz Mgc*cy

fb"t:(_A_v_ T T T )

(39)
B 2258.09kN  2258.09kN = (56.28cm) * (66.18cm)
foor = 8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm * 66.18cm N 24803.49 kN — cm * 66.18cm
10359068.73 cm? 10359068.73 cm?

Fror = —0.29344 kN /cm?

llustracion 17: Esfuerzos en Obra con pérdida

0.27192 -0.24727 0.27192
-1.07756 -0.29344 -1.07756

Fuente: Autor

e Calculo de esfuerzo sin pérdida en servicio

a. Esfuerzo en la fibra del extremo superior

ftop = (_ AL; + Pe;Cl) (34)

. _< 2258.09kN 2258.09kN*(56.28cm)*(43.82cm))
top —

~ 8500.00cm? * 10359068.73 cm?

frop = 0.27192 kN /cm?

b. Esfuerzo en la fibra del extremo inferior

P Pec
foot = (-5 —22) (35)
_( 2258.09kN  2258.09kN * (56.28cm) * (66.18cm)
Joot =\ ~8500.00em? 10359068.73 cm?

foor = —1.07756 kN /cm?

c. Esfuerzo en la fibra del centro superior

f —_ (_ i Pec, _ Mpp*cl _ Mgc*Cyq _ MCV*Cl) (40)
top Ay 1 I 1 I
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f < 2258.09kN  2258.09kN = (56.28cm) * (43.82cm)
top =

8500.00cm? + 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm x« 43.82cm  24803.49 kN — cm * 43.82cm

10359068.73 cm? 10359068.73 cm?
76810.89kN — cm * 43.820m>

10359068.73 cm?

frop = —0.57219 kN /cm?

d. Esfuerzo en la fibra del centro inferior

(41)

P Pec, Myp*cy Mgc*cy Mcy*Co
foot = (= = D502 4 T2y Hoctts o M
Ay I I I I

f < 2258.09kN  2258.09kN * (56.28cm) * (66.18cm)
bot =

8500.00cm? 10359068.73 cm?
97933.77 kN — cm * 66.18cm  24803.49 kN — cm * 66.18cm

10359068.73 cm? * 10359068.73 cm?
76810.89kN — cm * 66.186m>

10359068.73 cm?

fror = 0.19727 kN /cm?

llustracion 18: Esfuerzos en Servicio con Pérdida

0.27192 -0.57219 0.27192
SERVICIO
-1.07756 0.19727 -1.07756

Fuente: Autor
7. Comprobacion de esfuerzos con pérdida

Los esfuerzos seran verificados segin lo establecido en el ACI-18, en la seccién 24,
revision de vigas preesforzadas. [25]

Los valores de resistencia del concreto son:
¢ Resistencia del concreto: 3.5 kN/cm?.
e Resistencia del concreto al momento del preesforzado inicial: 2.45 kN/cm?

a. Limites para los esfuerzos a compresion en el concreto después de la aplicacion del

preesforzado.
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Tabla 10: Limites del Esfuerzo a Compresion

En los extremos de

miembros simplemente 0.70 f'ci
apoyados
En otras ubicaciones 0.60 f'ci

Autor: ACI-318

e Para revision de esfuerzos de compresion en los extremos; f,,: < 0.70 f'ci

kN
1.07756 < 0.70 * 2.45 —
cm

1.07756 < 1.72 kN /cm?
Cumple con los esfuerzos de compresién, en el extremo.
e Para revision de los esfuerzos de compresion en el centro bajo cargas en planta;
f <0.60 f'ci

kN
0.45190 < 0.60 * 2.45—
cm

0.45190 < 1.47 kN /cm?
Cumple con los esfuerzos de compresién en ubicaciones diferentes al extremo.

b. Limites para los esfuerzos a traccion en el concreto después de la aplicacion del

preesforzado, sin refuerzo adicional adherido en la zona de traccién.

Tabla 11: Limites del esfuerzo a tension en planta

En los extremos de

miembros simplemente 0.5¢/f"ci
apoyados
En otras ubicaciones 0.25,/f"ci

Autor: ACI-318

e Pararevision de los esfuerzos de tension en el centro bajo cargas en planta;

f <05/fci
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kN
0.27192 < 0.5V2.45 —
cm

0.27192 < 0.78262 kN /cm?
El disefio por esfuerzos de flexion satisface los requisitos en el extremo de la
viga.

Para revision de los esfuerzos de compresion en el centro bajo cargas en planta;
f <0.25,/fci

No se realiza debido a que no se tienen esfuerzos de traccion en otras zonas de la

viga.

c. Limites para los esfuerzos a compresion bajo cargas de servicio

Tabla 12: Limite del esfuerzo a compresion en el concreto bajo cargas de servicio

En los extremos de

miembros simplemente 0.45f'c
apoyados
En otras ubicaciones 0.60 f'c

Fuente: ACI-318

Para revision de los esfuerzos de compresion con cargas por puesta en obra;
f <045+« f'c

kN
0.29344 kN /cm? < 0.45(3.5) —
cm

0.29344 kN /cm? < 1.58 kN /cm?
El disefio por esfuerzos de compresion en el estado de obra satisface los
requisitos en el extremo de la viga.
Para revision de los esfuerzos de compresion con cargas por puesta en servicio;
f<0.60xfc

0.57219 kN /cm? < 0.6(3.5 kN
. cm”s < .(.)sz

0.57219kN /cm? < 2.19 kN /cm?
El disefio por esfuerzos de compresion en el estado de servicio satisface los

requisitos en el extremo de la viga.
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8. Disefio de viga por flexion

El disefio por flexion se realizara por equilibrio de fuerzas, segun los conceptos de

hormigdn del ACI.

Los datos para el disefio por flexidn, seran los mismos que se ocuparan para el calculo de

los torones, que son los siguientes:
o A, =0.987 cm?; Aps es el rea de cada torén en cm?.
e #Torones =18
e b, =30cm
e d=100.10cm
e fs=270ksi =18982.88 kg/cm?

e f'c=350kg/cm?

Cuantia minima

_ e 14 (42)

_ V3 14
Pmin = 377220 = 220

Pmin = 0.034 > 0.033

Por lo tanto, usaremos para la cuantia minima el valor de 0.034.

Para el acero minimo tendremos:
As = 0.00352 * 100.10cm * 30cm = 10.57¢cm?

Para conocer si se necesita acero de refuerzo, tendremos que calcular el momento
resistente a flexion de los torones, para esto lo realizaremos con ayuda de los conceptos
de fuerzas, igualando el bloque de tension y compresion para hallar dicho momento y

compararlo con el momento requerido por la viga.
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llustracion 24: Diagrama de Fuerzas

0.85*f'c

T=As"s

Fuente: Autor
T=C
As x fs =0.85%* f'c*ax*b,

Despejando “a”, tendremos:

As x fy

a=0.85*f’c*bw

_ (18%0.987cm?) * 18982.88kg /cm”
B 0.85 * 350kg /cm? * 30cm

a

=37.79 cm

Dado que requerimos el momento resistente, y sabemos que el Momento en flexion es el

resultado de la Fuerza por la distancia, obtenemos la siguiente ecuacion:
a
Mt=As*fs*(d—§)

18982.88k
M, = (18 = 0.987cm?) * —Zg

o * (100.10cm — 37.79cm)
M, = 21014037.91kg — cm = 2060.77 kN — m
El momento resistente sera multiplicar por el factor de flexién que es 0.9
OM, = 0.90(2060.77kN — m) = 1854.69 kN — m

El valor del momento resistente lo comparamos con nuestro momento de disefio,

calculado en la seccion 3 de los anexos, para ello tenemos una carga Ultima de 22.29
KN/m.

2

25.30m?
M, = U*§= 22.29kN /m * ———

8
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My = 178345 kN —m

Por lo tanto, podemos concluir que el acero de presfuerzo es apto para resistir la flexion,
sin embargo se le afiadira acero minimo a la viga por cuestion de armado de los estribos

y seguridad estructural. El acero minimo esta conformado por 2¢32mm.

e Armadura superficial

Segun lo estipulado por la normativa del ACI para vigas mayores a 90cm de peralte, se
colocara acero adicional al acero por flexion, distribuidos en la zona de traccion de la

viga.

a. Espaciamiento

, I . d
Segun el ACI el espaciamiento serd el menor entre 30 cm 'y < por lo tanto tenemos una

separacion de 20 cm.

b. Acero de Armadura Superficial

El ACI 318 permite hacer un armado de acero por armadura de la mitad del acero
colocado en la zona de traccion, este acero seré el total.

El acero colocado, serén los siguientes:
Agp = 18 % 0.987cm? = 17.766 cm?
Ag = 2 *8.04cm? = 16.08cm?
Ay = Agy + A = 33.846 cm?

33.846 cm? X
As = ————=16923 cm

Podemos colocar varilla de 2025mm en 2 capas de armadura, con separacion de 20 cm.
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CORTE V2-V2

I‘ 1.25 |

1
i
o.:o [ ]
Recubrimiento: 3.00cm
TORONES:
® se12'in 1.10
. 62 1/2" In
. 60 1/2"In
ACERO:
{3 20 32mm - As min erevs
O 20 32mm - Relin 1
@ 40 25mm - Arm Recub =030 -]
Est @ 10mm @ 50 em
9. Disefio de viga por cortante
V=uU *g (28)
klb 996.06in
V= 0127« (—) — 63.25 kib
n
Calculamos el vd
D-a
Vd = V * <—(2)l > (29)
2
9962'06 in —39.42in
Vg = 63.25 * 996.06 = 62.33klb
5 in
Revisamos la resistencia que tiene el concreto.
V.=017 %A% /f'cxbx*d (30)

V. = 0.17 * 1 % /5 % 49.125 % 39.42
V. = 736.13 kib
La comprobacion se realiza con la siguiente formula:
PV =V,
552.10 klb = 62.33 klb . Cumple

Dado que nuestra seccion no requiere refuerzo por corte, se colocara el acero minimo

segun lo establecido en la NEC correspondiente a:

e Separacion en zona critica (2h), la separacion no debe ser mayor al menor valor

obtenido entre:
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e d/4=25.02 cm
e 6db=19.20 cm
e 200mm=20cm

Entonces, colocamos una separacion de 18 cm entre estribos en zona critica.
e Fuera de zona critica se permite la colocacion a d/2.

P10@18 cm => En la zona critica 2H & §10@50 => Fuerza de zona critica.
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UBICACION:

VIGA PRESFORZADA -TIPO
Esc: 1:60
—V1 —V2
7‘7
o
4'\/] 4’\/2 N
E@10mm. | @18 ‘ @50 ‘ @18 ‘
2H 2.20 2.20 A
Separaciéon 6db ‘ d/2 | édb | PROVINCIA : EL ORO
1 1 1 1 -_—
| 25.30 | CANTON : PINAS
‘ ‘ PARROQUIA: SARACAY
CORTE V1-V1 CORTE V2-V2
CONTENIDO:
- 1.25 - —- 1.25 -
* - * _ ARMADO DE VIGA PRESDORZADA
0.10 A 0.10 A LOSA ARMADA
Recubrimiento: 3.00cm Recubrimiento: 3.00cm
TORONES: TORONES: PROYECTO:
@ 62 1/2"in 1.10 @ 621/2"in 1.10
@ 6051/2"in I T @ 601/2"in I T SUPERESTRUCTURA DE PUENTE
" , PEATONAL
@ 69 1/2"in @ 69 1/2"in ©
ACERO: [ 1 ACERO: i ]
() 2@ 32mm - As min D (O 2@ 32mm - As min ey
Q 2@32mm'Ref|n — _"_ O 2@32 —Rf. 2 6 0 0 00 _"_
mm - Retin PROPIETARIO:
@ 49 25mm - Arm. Recub. I__e_39_>| @ 49 25mm - Arm. Recub. I__e_?,e_>|

Est @ 10mm @ 18 cm Est @ 10mm @ 50 cm

GAD MUNICIPAL DE PINAS

LOSA LONGITUDINAL (1 metro)

ARMADO DE LOSA FRONTAL

Escala 1:15 As Retraccion y Temperatura. As Retraccion y Temperatura.
f@12@30cm ‘ @12@50cm
_{ / ( REVISADO POR:
010 || H 010 : ! As Armado Principal
‘ w s Armado Principa
T As Armado Principal ? X @12@50cm
!_ 250 7! 212@30cm

MARCELO ZARATE ENCALADA

INGENIERO CIVIL

para barras o alambres

con dy <25
GANCHOS NORMALES -6y °=

o
mandril de doblado 135

4dy > 60 mm \ZI‘)

RESPONSABLE TECNICO:

135°
C NI fa
/> "

Ganchos para el anclaje de estribosy estribos cerrados
barrasy alambres de la armadura principal

ESPECIFICACIONES TECNICAS

Angulos de doblado y prolongaciones en los extremos libres de las
barras o alambres, tanto para estribos como para estribos cerrados

f'c = 35.00 MPa - Esfuerzo de Compresion del Hormigén ROBERTO ESPINOZA SIGUENZA

fy = 420 MPa - Esfuerzo de Fluencia del Acero Angulos de doblado y prolongaciones en los extremos libres de las ENCARGADO DEL PLANO
fou =270 ksi - Esfuerzo de Fluencia del Toron barras o alambres, tanto para estribos como para estribos cerrados (mm ) de doblado
dy <25 6dy
alambre del estribo (mm) Angulo de doblado extremo libre 25<d» <32 8 db
dp<16 90° 264, dv > 32 10 dv
16<dp<16 90 °© >12dp
dy <25 135° >6dy deben incrementar un 50 % FECHA: LAMINA:
Enero, 2023
Anexo E

ESCALA:

EN PLANO
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