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DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO
PRESFORZADO: INTRODUCCION

F. Robles F.~-V,
Universidad Autbnoma
. Metropolitana.

1. PRINCIPIOS GENERALES DEL PRESFUERZO

1.1 Conceptos introductorios

La resistencia a tensibén del concreto simple es muy infe-
rior a su resistencia a compresidn. Para poder emplear el con -
creto simple en elementos que deben resistir tensiones, es nece-
sario encontrar una for'm; de suplir esta falta de resistencia a
tensidn. Se puede lograr esto colocando acero de refuerzo en las
zonas de los elementos estructurales donde pueden aparecer ten-~
siones, que es precisamente lo que se hace en el concreto refor
zado convencional. Sin embargo, esta forma de proporcicnar re -
sistencia a la tensién presenta un inconveniente: aun cuando el re
fuerzo garantiza una resistencia adecuada, no impide el agrieta =
miento del concreto a niveles de carga relativamente bajos. Son
bien conocidos los efectos desfavorables de las g;‘ietas sobre la '

apariencia y durabilidad de los elementos de concreto reforzado;

de ahf que eliminar el agrietamiento haya sido siempre una de
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de las principales preocupaciones de los proyectistas. Aunque
ha habido diversos intentos para resolver el problema, la con
tribucién més importante suele atribuirse al ingeniero francés
Eugenio Freyssinet, quien convirtié en realidad préctica la
idea de presforzar los elementos de concreto reforzado. Se -
gln Freyssinet (ref 1,cap 1 del Tomo I de la ref 2), presforzar
un elemento estructural consiste en crear en él, mediante al-
glin procedimiento, antes o al mismo tiempo que la aplicacibn
de las acciones exteriores, esfuerzos tales que, al combinarse
con los correspondientes a las cargas exteriores, anulen los es
fuerzos de tensién o los mantengan menores que los esfuerzos
permisibles de los materiales empleados. En otras palabras,
lo que pretendfa Freyssinet era eliminar totalmente las tensio
nes en el concreto, introduciendo una fuerza que creara esfuer
zos de compresidn que anulasen los de tensidn.

Este concepto inicial del presfuerzo se hf’:l ido modifican
do con el tiempo. T. Y Lin dice que presforzar significa la
creacibén intencionada de esfuerzos, no para elirﬁinar* tensiones
~exclusivamente, sino para mejorar el comportamiento general
de la estructura (cap 1 de la ref 4). El presfuerzo se utiliza pa
ra controlar no solamente el estado de agrietamiento, sino tam
bién el de deformacién. De acuerdo con los criterios modernos

de disefo, incluso no se considera imprescindible eliminar to —

talmente-el-agrietamiento-.- Asf, el-concreto presforzado—puede
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concebirse simplemente como una modalidad del concreto re-
forzado ordinario, conctituyendo el presfuerzo una solicita -
cibn artificial que introduce el proysctista en los elementos
estructurales para alcanzar alguna finalidad que se estime
ventajosa.

1.2 Nustracidn del principio del presfuerzo

El principio del presfuerzo puede ilustrarse en forma
elemental con los siguientes ejemplos. Considérese una viga
de seccibn rectangular, de concreto simple, libremente apoya
da, como la mostrada en la fig IA,. Suponiendo- un comporta -
miento eléstico, debido a la accibdn de la carga exterior, la
viga quedaré sujeta en su seccibn critica a esfuerzos de com
presién y de tensién, en sus fibras extremas, de 100 Kg/cmg.
Evidentemente, el concreto no puede resistir esfuerzos de ten
sibn de esta magnitud, pero si a la misma viga de concreto
se le aplica una fuerza axial de 20 ton, que produce esfuerzos
de compresibn uniformes de 100 Kg/§m2, los esfuerzos de ten
sibn en la fibia inferior se anulan, aunque los de compresién
en la fibra superior se incrementan a 200 l<g/cm2 (fig IB). En
la fig IC se muestra la misma viga de concreto, pero con una
fuerza de compresibn igual a la mitad de la fuerza axial del
caso exterior, aplicada en el 1fmite del nlcleo central. Asf,
la fuerza produce un momento de signo contrario al producido

por las cargas exteriores en la seccibén crftica. Las tensiones
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en }a fibra inferior también se anulan, pero los esfuerzos de
cc;mpr‘esién en la fibra superior son iguales a la mitad de los
esfuerzos correspondientes en la viga de la fig 1 B.

De lo anterior se deduce que para presforzar una viga
de concreto, se debe aplicar una fuerza cuya magnitud depen-
de de la excentricidad de la fuerza de presfuerzo con respec-—
to al eje neutro. Cuanto mayor es la excentricidad, menor es

la fuerza de presfuerzo requerida.
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1.3 Comportamiento de vigas de concreto presforzado. Cri-
terios de disefio. Reglamentos.

En general, una viga de concreto presforzado con pres-
fuerzo excéntrico tiene una curva carga-deformacién como la
representada en la fig 2, con un tramo précticamente recto y
uno curvo. El1 tramo recto, que indica un comportamiento li -
neal, se inicia en la regidn de deformaciones negativas, lo
que significa que, debido a la accidn del presfuerzo, se produ
cen deformaciones hacia arriba (contraflechas), que no se con
trarrestan totalmente por el peso propio y algln porcentaje de
la carga total.

El punto 1 de la curva representa la condicidn de deFo_r_‘_
macibén nula, en que las deformaciones correspondientes a las
cargas exteriores quedan totalmente equilibradas por las pro -
ducidas por el presfuerzo., Esta condicibn se presenta, por
ejemplo, cuando la combinacibén de los esfuerzos debidos a
cargas exteriores y al presfuerzo produce un blé.)que de esfuer
2os uniformes en todas las secciones de la viga.

El punto 2 de la curva resulta cuando’ los esfuerzos de
tensidn son nulos en la fibra inferior de la seccibén crftica de
la viga. Durante mucho tiempo, los jpmyectistas de elementos

de concreto presforzado consider‘ar‘o:‘n que no deberfa exceder —
{

se esta condicién. - \

Si la carga se incrementa, se,f llega al punto 3, corres =

\
|
|
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pondiente a la carga de agrietamiento, que se presenta cuando

los esfuerzos de tensibn en la fibra inferior de la seccibn cr{

tica coinciden con el mbdulo de rotura de concreto. Este es un
punto notable en el comportamiento de los elementos de cencre
hto presforzado, debido a que corresponde a la iniciacién del a-
grietamiento. Una vez sobrepasada la 1 carga de agrietamien-
to; las deformaciones dejan de ser ’pr'opor‘cionales a las cargas
y la curva carga-deformacidn exhibe un quiebre marcado.

El puntc 4 corresponde a la carga que hace que el acero
alcance su esfuerzo de fluencia.

El punto 5 representa la r\esisf:encia de la seccibn, es de
cir, su capacidad méxima en flexién.

En la gréfica se indican sobre el eje vertical diversos es
tados de carga tipicos, correspondientes a distintos estados de
deformacién y agrietamiento.

Idealmente, el disefio de elementos de concreto presfor —
zado debe basarse en el conocimiento de la curva completa car
ga—~-deformacién. Si se puede predecir esta curva, el proyectis -
ta estd en condiciones de dimensionar la viga, de manera que
cuente con un grado de seguridad a la ruptura predeterminado
y que tenga un comportamiento adecuado bajo cargas de servi -
cio. Asf{, comparando la resistencia que puede desarrollar 'una
seccibn con la carga de servicio que debe soportar, tendra ur;a

idea del grado de seguridad con que cuenta. Conociendo las re-
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laciones entre las cargas y las deformaciones para distintos ni
veles de carga, puede mantener las deformaciones probables
de la viga dentro de valores convenientes. Andlogamente pue
de lograr que el agrietamiento no exceda de unos lfmites que
se consideren aceptables.

Debe senalarse gque un pr*oblema de especial dificultad en
el estudio deIlcompor*tamiento de elementos estructurales pres
forzados es la prediccidn de las variaciones que egperimenta el
presfuerzo inicialmente aplicado, al transcurrir el tiempo, como
resultado de las caracterfsticas plésticas del concreto y del ace
ro.

Los reglamentos de disefio suelen dar recomendaciones es
pecfficas para el grado de seguridad requerido en distintas con-
diciones, y normas respecto a las deforrnaciones y agrietamien—
to admisibles en distintas situaciones. Es frecuente también que
los reglamentos especifiquen determinados esfuerzos permisibles
gue no deben excederse bajo condiciones de servicio de distin -
tos tipos. Esto es una forma indirecta de lograr un grado de se
guridad razonable y evitar agrietamientos. El criterio de disefo
basado en esfuerzos permisibles es todavia muy com(n, pero se
concibe la posibilidad de desarrollar métodos de disefio basados
exclusivamente en requisitos de resistencia, agrietamiento y de-—

formacidn.
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Los reglamentos modernos tienden a incluir. las recomen
daciones para el disefio de estructuras de concreto presforza-
do en las recomendaciones generales para concreto reforzado,
Asf{ lo hacen las recomendaciones CEB-FIP (6), que fueron
concebidas con un criterio semi=-probabilistico. Se busca en e~
llas que la probabilidad de alcanzar determinados estados lfm_i_
tes de rotura y de servicio no exceda de determinados limites.
Un enfoque semejante es el del cbdigo inglés (7 ) y el del pro-
yecto de reglamento de las construcciones para el Distrito Fe-

deral (México) (8), actualmente en estudio. Otro reglamento im-
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portante es el del ACI (9), que considera al concreto presforza -
do como un caso particular del concreto reforzado ordinario. Es
tas Gltimas normas se basan esencialmente en un criterio de re
sistencia, aunque se establecen también ciertas limitaciones a los
esfuerzos que pueden alcanzar los materiales bajo condiciones de
servicio.
2. MODALIDADES DEL PRESFUERZO

El presfuerzo suele aplicarse mediante elementos de acero
de alta resistencia llamados tendones. Menos frecuentemente, el
presfuerzo se crea por medio de gatos. A continuacibén se descri
ben los sistemas més comlnmente utilizados para aplicar pres -
fuerzo.

2.1 Sistemas pretensados

En los sistemas pretensados, los tendones se tensan antes
del colado de los elementos, ancléndolos en muertos de anclaje
especiales. Cuando el concreto ha alcanzado suﬁci.ente resisten -
cia, se cortan los tendones, que quedan anclados en las piezas
de concreto por adherencia, y al tender a recuperar sus dimen-
siones originales, crean un estado de esfuerzos de compresibdn
en el elemento.

Los sistemas pretensados se prestan a la produccidn de e
lementos estructurales estandarizados. En general, el tamarfo de

las piezas no suele alcanzar proporciones muy grandes debido a

Y

los problemas_de_transporte_desde_los_centros_de produccibén_a

la obra.
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Las instalaciones para la produccibén de elementos pretan—
sados pueden ser de caracter{sticas muy distintas. Fundamental
mente, consisten en una mesa donde se fabrican los productos,
muertos de anclaje, moldes, gatos para tensar los tendones, gr*_Cﬂa
as para el manejo de los productos prefabricados de concreto,
moldes y equipo especial para el manejo de tendones. én algu -
nas ocasiones, también se cuenta con plantas de vapor para ree-

ducir la duracién de los ciclos de fabricacién por medio de cu-

rado acelerado.

Las mesas de colado para la produccibén de elementos pre
tensados pueden tener caracter{sticas muy variables, dependien—
do de la naturaleza de los productos por prefabricar, la magni -
tud de las fuerzas de presfuerzo para las que haya que propor -
cionar anclaje y las propiedades del suelo sobre el que deben
apoyarse. Un aspecto fundamental es reducir al mfnimo los mo-
vimientos diferenciales de las instalaciones, a fin de evitar tener
que hacer ajustes frecuenteé para conservarlas debidamente nive
ladas.

El dimensionamiento de las mesas se basa en la aplicacién
de los principios de la ingenierfa estructural y de la mecé&nica
de suelos. En la ref 5 (cap 10), se describen distintos tipos de
mesas de presfuerzo y se dan algunas indicaciones sobre su di -
sefio. En la fig 3 se muestra esqueméticamente una instalacidn t_f
pilc;a. La longitud de las.mesas oscila entre 40 y 200 m, aproxima

damente , pudiéndose considerar 100 m como valor promedio.
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Fig 3.

En general, por sencillez constructiva, los elementos pre-
tensados se fabrican con tendones rectos. Algunas plantas pres-—
forzadas cuentan con dispositivos que permiten desviar los ten—
dones de tal forma que sus trayectorias se ajusten a las nece~
sidades de momentos en la forma més eficiente posible. En la
fig 4 se muestra esqueméticamente una mesa de colado para pro
ducir elementos con tendones siguiendo tr'ayector“ias quebradas,
asf{ como detalles tipicos de procedimientos para lograr los quie
bres. En el cap 10 de la ref 5 se trata este tema més amplia -
mente.,

Los tendones se sujetan en los muertos de anclaje por me
dio de mordazas que, en general, utilizan el principio de la cu -
fia o la friccidn, o una combinacidn de ambos recursos. En la

fig 5 se presentan algunas variantes usuales. Existen anclajes pa

ra un solo alambre o tordn (figs 5a y 5b), para dos alambres
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fig 5¢) o para un haz de alambres (fig 5d). En la mayorfa de
las plantas de preterisado, los tendones se tensan individuei~
mente, Sin embargo, en algunos casos se estiran y anclan
grupos de tendones simultineamente.

El método més utilizado para estirar los tendones se ba
sa en el emplec de gatos hidréulicos de distirtos tipos. Los
gatos pueden ser de’capacidad relativamente pequeia, cuando
se estiran los tendones individualmente, o llegar a tener capa
cidades de varios cientos de toneladas, cuando se estira un
grupo de tendones grandss, E1 control de presfuerzo aplicado
se realiza midiendo la longitud estirada directamente y por me

dio de los mandémetros que suelen estar adaptados a los gatos.
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Fig 5
2,2 Sistemas postensados

En los sistemas postensados, el concreto se cuela o de-
sosita en los moldes antes del tensado de los tendones, que se
efecila por medio de gatos hidréulicos que reaccionan contra el.

concreto, Esta operacibédn puede hscerse desde un solo extremo,
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como se indica en la fig 6, anclando el tenddn mediante un
dispositivo especial en el extremo contrario; puede también
tensarse desde ambos lados por medio de dos gatos.

Al fabricar la pieza, los tendones se alojan dentro de
ductos colocados en forma conveniente, que evitan gque que -
den adheridos al concreto durante la operacidn del tensado.
En algunos casos se forman ductos dentro de los elementos
de concreto por medio de mangueras o algln otro sistema, y

\

los tendones se enhebran en los ductos después que el concre
to ha endurecido. \

Una vez tensados los elementos, en la mayorfa de los
casos se inyecta lechada en los ductos, para que en condicio
nes de servicio exista adherencia entre los tendones y el con-—
creto., Cuando se ha aplicado la deformacién necesaria al ten-
dén, los gatos se retiran y los tendones quedan anclados me -
diante dispositivos especiales., Las trayectorias de Vlos tendones
pueden ser rectas o curvas (fig 7). Los diversos tipos de ancla-
je que se utilizan en los sistemas postensados pueden consistir
en uno de los cuatro procedimientos siguientes, o en alguna
combinacibén de ellos.

1. Aprovechando el principio de la cufa, asf como la fric
cidn entre las cufas y los tendones.

2. Apoyando directamente el tenddn sobre una placa por

medio-de un-engrosamiento-formado-en-el-extremo—de—los—tendo

nes.
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3. Usando dispositivos a base de rosca.

4. Doblando los tendones.

ANCLAJE FIlJ40 GATO

TENSADDO POR UN EXTREMO

GATO GATO

————

TENSADO POR AMBOS EXTREMOS

¥

Fig 6

CABLES POSTENSADOS RECTOS

e

— —

CABLES POSTENSADOS CURVOS

Fig 7
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En las refs 2~5, 10y 11 se encuentra informacibén so-
bre la forma en que estos procedimientos de anclaje han si
do utilizados en diversos sistemas.

2.3 Comparacidn entre el pretensado y el postensado

La eleccidn de uno u otro sistema de presfuerzo esté
condicionada por consideraciones técnicas y econdmicas y de
pender& de las \cir-cunstancias particulares de cada caso. A
continuacic’?n, se resefan algunos de los factores que deben te
nerse en cuenta al comparar alternativas.

El pretensado, que por lo general requiere instalacio -
nes bastante costosas, es apropiado para la fabricacibén de ele
mentos estindar en forma repetitiva. La posibilidad de utili =
zar sistemas altamente industrializados puede significar econo
mfas importantes, siempre que el volumen de fabricacibén sea
lo suficientemente grande y uniforme. E1 tamafo de los ele -
mentos suele quedar limitado por consideraciones de manejo
en la planta y de transporte. LLas desventajas esenciales son
el alto monto de las inversiones en equipo, el costo de trans-—
porte y montaje y la dificultad de lograr uniones adecuadas en
tre los elementos prefabricados.

El postensado implica costos adicionales por concepto de
anclajes, ductos e inyeccidén de ductos. Se presta a la construc

cibn de estructuras monolfticas de grandes proporciones. Asf,

gracias—al control sobre deformaciones que pueda lograrse a
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través del uso del presfuerzo, es ahora posible alcanzar cia -
ros de més de 100 metros en estructuras postensadas para
puentes y techos.
3. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES
3.1 Concreto

En la mayorfa de/las estructuras de concreto presforza-
do suele usarse concreto de peso volumétrico ordinario (2200
Kg/m3 e

Sin embargo, en algunos casos puede ser interesante el

uso de concretos ligeros, sea de agregados naturales o sea de

arcillas expandidas (fig 8).
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Resistencia a compresidén

Suele tenderse a concretos de resistencias altas ( 30C -
600 Kg/cmg). Esto es conveniente para evitar problemas bajo
los anclajes, donde puede haber esfuerzos concentrados alt;z)s,
para contar con un mbdulo de elasticidad alto y para lograr
menor volumen de ccncreto y, por lo tanto, mayor ligereza,
Es importante conocer la variacién de la resistencia del con
creto con el tiempo, para conocer con qué resistencia se cuen
ta cuand(_a se aplica el presfuerzo al concreto y durante las ma
niobras iniciales de las piezas cuando todavia no se han alcan-
zado los valores especificados para las condiciones .de trabajo

normal (fig 9).
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Para poder estimar el riesgo de agrietamiento en w1 -
gas de concreto presforzado es necesario conocer la resis-—
tencia a tensién del concreto. Este puede determinarse de
manera indirecta por medio de la prueba brasilefia. Puede
calcularse a partir de la resistencia a compresidn por me -

dic de expresiones como las que aparecen en la fig 10,

b%/cwt ro.20 .
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o
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Tembasd | ey £y = 0,071, (
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Curva esfuerzo-deformacién y mbdulo de elasticidad

En la fig 11 se muestra una curva esfuerzo—deformacién
tipica del concreto, obtenida ensayando una probeta cilfndrica
en compresibn. La resistencia del concreto corresponde siem
pre. a un valor de la deformacién unitaria del oraen de 0.002.

Como puede apreciarse en lé fig 11 el concreto no se
comporta elésticamente bajo carga. Sin embargo, para célcu-
los de deformaciones y para otros fines suele recurrirse a un
mbdulo establecido convencionalmente. Asf{ se definen mddulos
"tangentes'" y mbdulos ''secantes". En la fig 11 se 'dan dos ex —
presiones para calcular el mbdulo de elasticidad del concreto

en funcidn de la resistencia a compresidén.
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Efectos del tiempo

El concreto se deforma con el tiempo. Los dos efectos
del tiempo fundamentales son la contraccibén, que es indepen
diente de la carga, y el flujo pléstico ,que varfa con ésta. En
la fig 12 se Pep;resenta una gréfica de deformacibdn—tiempo que
muestra la influencia del tiempo en las deformaciones de un

elemento de concreto.
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Como se indica en la fig 13, las deformaciones por ﬂg
jo pléstico son proporcionales al nivel de carga hasta niveles
del orden del 50% de la resistencia. Se define un coeficiente

de flujo plastico que es la relacibén entre la deformacidn uni

taria total al cabo de un tiempo grande y la deformacién uni
taria inmediata., Este coeficiente es del orden de 2a 3. En la
fig 13 se dan algunos datos aproximados de la proporcidn de

deformacién total que se registra segln la duracién de la car

ga.
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Las deformaciones unitarias debidas a contraccién va -
rfan de 0.0002 a 0,001. Para disefio es frecuente consfderar*
de 0,0002 a 0,0004, La intensidad de la contraccibén varfa con
el tiempo, como se muestra en la fig 14. La contraccibén pue
de variar considerablemente con el curado y las condiciones
del medio ambiente.

Efectos de la temperatura

Las dimensiones de las piezas de concreto varfan con
la temperatura, como tantos otros materiales. El coeficiente
de expansidn térmica para concreto suele variar entre 0,000 007
y 0.00001, por grado centigrado de cambio de temperatura (fig

14).
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Consideraciones sobre la fabricacién del concreto

Dos precauciones importantes deben considerarse en la
fabricacién del concreto para elementos presforzados:

a) Evitar aditivos con compuestos de cloro, como el cloru
ro Fie calcio, que por su alta corrosividad pueden perju
dicar el acero de presfuerzo.

b) Usar precauciones al curar con vapor. (El curado con va
por puede resultar en resistencias menores que las obte-

nidas con un curado normal.)

3.2 Acero

Por qué debe usarse acero de alta resistencia

El acero utilizado para presforzar forzosamente debe ser
de una resistencia alta. Esto puede apreciarse en la fig 15 don—
de se comparan los distintos efectos que resultan de utilizar un
acero de fs = 1265 Kg/cm2 o uno de 10000 Kg/dmg. En el primer
casc las deformaciones producidas por el flujo pléastico y la
contraccidn del concreto son superiores a la deformacidn que
puede aplicarse al acero,de manera que el presfuerzo aplicado

inicialmente se pierde.
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Tipos de refuerzo

En la fig 16 se presenta un resumen breve de los dis -
tintos tipos de acero utilizados para presforzar, que pueden
clasificarse en alambres, torones y barras. En la fig 17 se
muestran curvas esfuerzo-deformacidén para algunos aceros
de presfuerzo tfpicos y, para efectos comparativos, las co -
rrespondientes a aceros de refuerzo ordinario. Las diversas

formas en que puede definirse el esfuerzo convencional de

fluencia se indican en la fig 18.
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ESFUERZO CONVENCIONAL DE FLUENCIA
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4, PERDIDAS DE PRESFUERZO

En el inciso 1.3 se sefalaron las dificultades de prede -
cir las variaciones que puede tener el presfuerzo inicialmen-
te aplicado, al transcurrir el tiempo, como resultado de las
c;‘:lr'acter‘fsticas plésticas del acero y del concreto. Existen o-
tros factores que contribuyen a ocasionar pérdidas de pres -
fuerzo, En la fig 19 se presenta un resumen de las diversas
causas que ocasionan pérdidas y unos valores tfpicos de su

magnitud expresadas como porcentajes del presfuerzo inicial.
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5. CONCLUSIONES FINALES

El uso del presfuerzo, en sus dos variantes de posten—-
sado y pretensado, ha extendido notablemente el campo de
aplicacidén del concreto reforzado al mejorar el comportamien
to de este en lo que se refiere tanto a agrietamiento como a
deformacién. Gracias al presfuerzo, se pueden salvar claros
antes inconcebibles en estructuras de concreto reforzado con
estructuras relativamente ligeras y esbeltas. (Se vislumbra la

posibilidad de alcanzar claros de 500 m en puentes de carrete-—

ras.,) En efecto, el presfuerzo ha ambliado el campo de aplica

cibn del concreto a casos que antes eran del dominio exclusivo

del acero. Por Gltimo, como ventaja adicional, puede citarse la

reduccién en los consumos de acero respecto a estructuras de
concreto reforzado convencionales equivalentes, gracias a la

alta resistencia de los aceros de presfuerzo.
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3 PERDIDAS DE PRESFUERZO

José Luis Camba

. L.~ INTRODUCCION

La tensidén ocue se aplica inicialmente a un cable, sufre
pérdides debidas a diversas causas, de tal forma que la dife
rencia entre la fuerza inicial en los gatos al tensar y la
fuerza efectiva puede ser importanfeo

Las causas que originan las pérdidas de presfuerzo son
el acortamiento eldstico del concreto,la friccién, el desli-
zamiento de anclajes, la contraccién y el flujo pldstico del
concreto y la relajacidén del acero.

Las pérdidas mencionadas pueden considerarse como inston-
téneas las debidas al acortamiento elédstico, la friccidén y el
deslizamiento de anclajes, ya ocue tienen lugar en el momento
de tensar el cable. Estas dos ltimas son despreciables gene-
ralmente en el caso de elementos pretensados. El resto de pér

didas se les considera a largo plazo ya aue ocurren en funcién

del tiempo, hasta llegar a estabilizarse.
Las pérdidas de presfuerzo sm aleatorias

debido a los factores que intervienen en é1, como se vera a
continuacién al estudiar cada una de ellas, Sin embargo, cuan
do se tenga toda la infoimacién recuerida, deberd hacerse con
la mayor precisiédm posible,

En las conclusiones del presente articulo, se especifican
recomendaciones respecto a las pérdidas de diversos reglamen-
tos asi como las de la propuesta de modificaciones al Regla-

mento del D.D.F, 1975.



| Es importante sefialar que la estimacidén de pérdidas no -
afecta el estado limite de falla pero si puede influir en el
comportamiento bajo los estados limite de servicio, manifestdn
dose por ejemplo en deflexiones excesivas o en agrietamientos
imprevistos, ya sea en la etapa o etapas de tensado y en servi

cio,

3.2.~ PERDIDAS INSTANTANEAS

3.2,1.~ Acortamientos eldsticos.

3.2,1,1.~ Miembros pretensados.

Cuando el presfuerzo se aplica a un miembro por adheren-
cia, cue es el caso del concreto pretensado, el miembro =e
acorta y en forma simultdnea se acorta también el acéro de =
presfuerzo, traduciéndose en una pérdida de tensidén en el mig
mo.

Considerando el acortamiento del concreto provocado por

la fuerza de presfuerzog

’?@ ‘Ea

=
==

Ez@= Aiké Ei@»

E =

PSrmula en la cual:

Fo = fuerza de presfuerzo inmediatamente después
de la transferencia.

La pérdida de presfuerzo valdré:

?:g E;ﬁ. ?:a
A@ = N =2 20 WY o
= ERe s TTES A

El valor de Fo es incierto, debido a aue es la fuerza de
presfuerzo una vez producidas las pérdidas intanténeas,ﬁcorreg

pondientes 21 acortamiento eldstico como &l deslizamiento de



anclajes y la friceidn.

El valor de las pérdidas por acortamiento eldstico es re
lativamente pzquefio, del orden de 2 a 3% de la fuerza inicial,
Por lo aue puede compensarse mediante el sobretensado del ace
ro de presfuerzo, teniendo cuidado de ocue no se sobrepase el
vsfuerzo del 80% de la resistencia Ultima del mismo, especifi
cada en la Propuesta DDF,

2.1.2.- Miembros postensados.

Cuando el presfuerzo se aplica a2 un miembro tensando to-
dos los cables simultdneamente, el acortamiento inétanténeeo
del concreto no se traduce en pérdidas de tensién en el acero
de presfuerzo, ya que la compresién del concreto se produce
durante el tensado antes del anclaje de los cables.

Cuando el preafuerzo se aplica en forma no simulténea, el
primer cable o grupo de cables tensados sufriréd el efecto del
tensado de ceda una de las etapas posteriores. En cambio, el
dltimo cable o grupos de cables tensados, no suffirén ninguna
pérdida por acortamiento elédstico.

El cdlculo de pérdidas por acortamientos elédsticos es com
rlejo, debido a los valores del médulo de elasticidad instan-
tdneo del concreto entre otros problemas, lo cual conduce a
considerar en la prdctica el valor de la pérdida del primer
cable o grupo de cables y utilizando la mitad de este valor pa

ra la pérdida en el resto de los mismos.

.2.,2,~ Pérdida por friccién
3.2.2,1.~ Miembros pretensados
Cuando los alambres son rectilineos las pérdidas por fric

cidén en elementos pretensados son despreciables. In el caso de



alambre de presfuerzo con trazos rectos quebrados mediante dis
vositivos, la friccidn puede ser importante y su cdlculo depen
de del tipo de dispositiw empleado, determindndose su valor

por métodos experimentales, ‘

.2.2.2.~ Miembros postensados

Durante el procedimiento de tensado, los cables ejercen
una presidén contra la generatriz céncava del ducto en las par
tes curvas, origindndose fricciones entre los cables y el duc
to, aue se'traducen en pérdidas de presfuerzo de magnitud va-
riable a lo largo del cable, partiendo de un valor nulo en el
anclaje,

Las causas mas importantes ocue originan las pérdidas de
presfuerzo por fricciébdn, son las curvaturas impueétas a los
cables al hacer el trazo de los mismos y las peaueflas desvia-
ciones accidentales debides a la deformacién del cable por su
peso propio y por los desplazemientos del mismo durante el co
lado.

Para determinar la expresién para el cdlculo de pérdidas
por friccién, el procedimiento es semejante al empleado en las
pérdidas por iricecidén en poleas cue cse estudia en los cursos
de flecdnica.

Considerando una parte curve de un cable de presfuerzo
(fig. 1), siendo,44 el coeficiente de friccidn entre el cable
y el ducto, de radio R vy de abertura angular d@( » €l cable
ejerce sobre el ducto una fuerza centripeta, de valor qi)ﬁék
y una regccién debide &l frotamiento cuyo valor es:JL4?;éi
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Las pérdidas del punto A al B cuya longitud es ?QAa&,

serén:

AT = 4T R s HT'dt

La solucidn de estes ecuacidén diferencial es:
) 4\ QM“&“
<I=G$) = Ve @
en la cual
|}
<3°(¢) la tensidén en una seccidén dada con una desviacidén

angular &4

Y
<jr@ = la tensién en el extremo donde se aplica el gato.

Las pérdidasde presfuerzo debidas a las peoueflas desvia-
ciones accidentales mencionadas, se conslideran uniformemente
repartidas en toda la longitud del cable, con un coeficiente
llamado K. ,

El valor de la tensidén final en el cable, sumando las péy
didas por curvatura y las accidentales, en una seccién a X dis

tancia del extremo de aplicacién de la fuerza de presfuerzo -

seréd: , u(ﬂe&-&;k&%)

T, = WL



Para valores peocueflos del exponente, menores aque 0.3,

puede emplearse la expresiéng

Ti=Th (d=HMet= k)

En ambas expresiones, el valor dec{,es el cambio angular
total en el trazo del cable, en radianes, a partir del extre-

mo donde se aplica el gato hasta la seccidén considerada a una

distancia X (fig. 2). .
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Los valores de los coeficientes M y X , varian considera
blemente de acuerdo con las caracteristicas de los cables ¥y
de los ductos. Si no existen datos al respecto, se pueden to-

mar los valores siguientes:

A=0.23 /.0 Kzo.003 /o

Es importante sefialar que cuando los cables tienen desvia
ciones en planta, es decir segin un plano vertical, habréd que
tomar en cuenta en el cdlculo decX,,la suma de las desviacio-

nes angulares en ambos planos.

.2.3.,- Pérdidas por deslizamiento del anclaje.

La pérdida de presfuerzo se efectia cuando la fuerza de
tensidén del acero de presfuerzo ejercida por el gato se transg
mite directamente al concreto por medio del anclaje; la pérdi
da interviene en el momento en ocue una vez realizado el ancla
Je del acero de presfuerzo, se suprime 1awtensidn ejercida por

el gato.



La deformacidn del anclaje debida a la fuerza aplicada es
del orden de 1 mm. y en generzl es despreciable; sin embargo
el deslizamiento del anclaje puede ser mucho mas importonte
gue el valor mencionado, segin el tipo de anclaje, siendo la
magnitud del desplazamiento del orden de 5 a 12 mm. También de
- pende del difmetro del acero de presfuerzo.

En general, la pérdida por anclaje no afecta toda la lon-
gitud del acero de presfuerzo, debido & aque el movimiento del
cable en el interior se contraresta por le friccidén del mismo
sobre el ducto. Por lo tanto, la influencia del corrimiento del
anclaje, se traducird en una pérdida de presfuerzo médxima en
ese punto, a un valor nulo situado a una distancia X del ancla
je.

En la longitud X mencionada (fig. 3), se admite ocue los
disgramas de tensiones, antes y después del corrimiento o des-
lizamiento del anclaje, son rectilineos y simétricos con rela-

cién a 1la horizontal, cuya ordenads es Crn

Ten sievnay

AT
(plrdidre pat

Leicsion

. Leﬂai%"ué

Fig, 3



Si &¥ es la pérdida debido & un corrimiento AL del ancla-

je: AT
di = T 9w

= i YAT
Aa&»m E: é%

La integral representa el 4drea del tridngulo asciurado
comprendido entre los diagramas de tensiones antes y después
del anclaje del cable,

El valor deAles conocido y depende del tipo de anclaje,
por lo tanto se puede calcular el valor de X, ocue es la dis-
tancia medida a partir del anclaje hasta el punto en el cual
ce deja sentir el valor de la pérdida por corrimiento del mis
mo; por tridngulos semejantes y haciendo algunas transforma-

ciones algebraicas:

\/ Al Es : L yALen metros
X“ A\PS (JJ %#K) X en metiros

Is importante calcular el valor de X pare trabes libre-
mente apoyadas, debido a aque si A EZé,, el cable deberd ser
tensado por un solo lado, ya que de esta manera se obtendrén
tensiones mayores en el centro del clarp aue =i se tensara en
ambos lados,

En el caso del pretensado, el tensado se realiza general-
mente en bancos de grandes longitudes por lo ocoue la influencia

del corrimiento del anclaje es prédcticamente despreciable,
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3.~ PERDIDAS A LARGO PLAZO

Como se comentd en la introduccidn, existen pé€rdides en
el presfuerzo, cue estdn en funcidén del tiempo. La tensidn ini
cial en el cable se verd disminufda en primer lugar por las
pérdidas instantdneas comentadas en el inciso anterior y por
las pérdidas a largo vlazo oue son la contraceién y el flujo
plédstico de concreto, asi como la relajacidn del acero, ocue a

centinuacidn se describen brevemente,

.3.1.~- Pérdidas por contraccidn del concreto.

La causa principal de la contraccidén del concreto es la
pérdida de agua durante el proceso de endurecimiento y en gra-
do mucho menor las debidas a reacciones ocuimicas en el proceso
mencionado. La parte mas importante de la contraccién se reali
za en los primeros dias de vida del c¢oncreto y tiende a desa-
parecer con el tiempo., Debido a lo anterior, las pérdidas de
presfuerzo por contraccién son menores en miembros postensados,
ya oue el presfuerzo se aplica algin tiempo después de colado
el concreto.

Cuando el cable estd adherido al concreto en sus extremi-
dades mediante los anclajes y en toda su longitud por la inyec
cidén cde lechada en el ducto cue garantiza la Zdherencia, las
deformaciones unitarias de éste y del concreto en sus puntos
de contactoson las mismas., Los valores de las deformaciones
unitarias por contracciém del concreto dependen de las condi-
ciones del medio ambiente y la dosificacién. Generalmente el

valor de dichas deformaciones unitarias varia de 1 x 10 -4 a

3 x 10 "4,
Tomando un valor de 2.5 x 10 4, la pérdide de presfuer-
zo seré:

AT, = % s = 2.6%10"% x20,600

g
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3.3.2.- Pérdidas por flujo plédstico del concreto.

Esta pérdida se debe a la deformacidn progresiva del con-
creto bajo la accibédn de cargas permanentes, La magnitud de las
deformaciones plédsticas depende principalmente de la edad del
concreto al ser aplicada la carga, de la duracién de la migme
y de la magnitud del esfuerzo. las deformaciones por flujo

pléstico pueden ser de 0.5 a 4 veces la deformacidén elédstica

correspondiente a la carga permanente,
Llamando J; el valor de la compresién del concreto en el ni

vel del cable; de la seccidn considerada, el acortamiento en

el concreto valdrd:
AL Se Q. = enwa vasion del coe-e-ma“?v
5% S e 8 e / an o Q,&')Pudn hande da
| Ee Seaeviaia

y la pérdida de presfuerzo en el acero:

AT = QTA Exz n Qe

Para determinar el valor de n, sc puede tomar como médulo

de elasticidad del concreto:

EQS\@@@QQ$L

El valor anterior Ec, ecuivale a considerar la pérdida de
tensién por flujo pldstico en servico, debido & aue en general,
el presfuerzo se aplica antes de gque el concreto alcance su va
lor nominal de f'c.

3.3.3.- Pérdida por relajacién del acero.

Cuando se tensa un cable con esfuerzo constante, se alar-
ga progresivamente y fluye. Si un cable tensado se mantiene
con longitud constante, su tensidén disminuye progresivamente y
se relaja.

La pérdida real por relajaciédn es inferior a la realizada
en los cdlculos ya ocue la situacién real de los cables es in=-

termedia a las dos mencionadas.



El valer de la pérdida de presfuerzo depende principalmen
de la tensidn inicial y del tipo de acero., lLas pérdidas por re
lajacibén ocurren aproximadamente la mitad de ellas en 5 dias
y tienden a estabilizarse al cabo de un mes. Las pérdidas por
relajacidén son del orden del 5% de la tensién inicial.

A mayor tensién inicial en el cable mayor rerd la pérdida
por relajacidn.

Cuando la tensidn es del orden del 60% de la ruptura garan
tizada del acero, la pérdida por relajacién es pricticamente
despreciable,

Para calcular las pérdidas por relajacién, ciertos regla-
mentos, como el francés de 1973, emplean las siguientes expre-
siones debiéndose tomar la mayor de ellas:

2.4 2o L) =088 Yar o () .
oo 8.25 ‘F&? °

Qaeos +2,5 Ty tu) 0,85 Fsr ()
ioe . c:.z,Sggir

N e s e o e

210 |

en las cuales

QEQ(X)

"g&f = esfuerzo de ruptura garantizada

tensidén inicial en la abscisa X

= los valores en porciento de la relajacién

a 1000 y 3000 horas.,

Qslooo X E-Y-1:1)



CONCLUSIONES,~-

1) E1 cdlculo de las pérdidas de presfuerzo, como pudo -
apreciarse en los incisos anteriores se debe tomar como aleato
rio dentro de ciertos limites. Las Recomendaciones europeas -
CEB~FIP, as! como el reglamento Francés, estiman oue la proba
pilidad de alcanzar el valor "exacto” de las pérdidas es del
80%, de esta manera, toman en cuenta dos valores de presfuerszo
médximo y minimo que deberdn aplicarse a las condiciones mas deg
favorables:

Pl= 1,02 Po = 0.8 ATW:; valor méximo
P?= 0.98 Pp = 1.2 AT;;\‘; valor minimo

en las cuales:
Pe = tensidén nominal inicial en el cable

AUy = pérdidas de presfuerzo.

2) La Propuesta de modificaciones al Reglamento de Depar-
mento del Distrito Federal, dice oue se calcule cada pérdida si
se cuenta con la informacién necesaria y en caso contrario, se
suvondrd ocue en elementos pretensados la suma de pérdidas es de
20% del presfuerzo inicial y en elementos postensados de 15%,
'sin incluir las pérdidas por.friccién. S L

3) E1 cdlculo de las pérdidas de friccién en elementos pos
tensados deberd hacerse con la mayor preciesién posible, ya ocue
en base a los valores obtenidos, se hard el cdlculo de los aler
gamientos en los cables, ocue permiten controlar el valor del

presfuerzo aplicado en un elemento postensado.
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EJEMPLO No., l.- Calcular las pérdidas instantdneas y diferidas

en una trabe postensada libremente apoyada.

DATOS
)

% ﬂWQ

ht h%:sm: k] e £ic = 350 Kg/om®

Y 40w > [0 = 135 Ke/mn’

L i far = 168 Kg/mm2
SOLUCION esf. de comp. del concreto al ni
a) Pérdidas por friccién vel del cable en 1, =100 Kg/cn®

el = 12° ,54 =0,23/rad |
= 0.209 rad. K =0,003/m
n Md#kw)
q‘ﬂ‘, =q’° ¢ ?ﬂm
= 135 Q;(O 23 e x12 + 0,003 x 20)~ 135 @.~ 0.108
- 120 Kg/mm°

NOTA.- Si se hubiese aplicado la férmula:

Ty = To U-Met=\r )

135 (0.892) = 120.4 Kg/mm°

prédcticamente el mismo resultado.

il

La pérdida por friccién valdrd:
135 - 120.8 = 14.2 Kg/mm’

b) Pérdida por deslizamiento del anclaje.

DAY= T vava
ot Es v o= D7“’°ai—;“&.00§o
X= \/fw = % R ) = {128 (ernr0tievo.0nd
&=

238w 2O wA
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Por lo tanto, la pérdida por anclaje no afecta la tensién

al centro del claro.
c) Pérdidas por contraccién del concreto
AT, = é}-_& nEs20.0 0026 ~20,000
25 Vﬂg/aava@’

d) Pérdidas por flujo plédstico del concreto

- ®
v 28 e 22229070 = j0.6
EQ, l@@@eunse\

AT =2wnTez 106 2 1210.6 Kgfuwm?

e) Pérdidas por relajacién del acero
AT 20.08Th=0.0812125 2 6.7 Kg/fomw®

f) Resumen de pérdidars

friccién 14,2
contraccién 5.0
flujo pléstico 10,6
relajacidn 6.7

36.5 Kg/mm2

_es decir 27% de la tensién inicial y 17% de la tensidéninicial

sin considerar friccién.
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EJEMPLO No.,2.~ Calcular las pérdidas por friccién en una trabe

presforzada continua, entre los puntos O y C.

@J'e. J?L

DATOS s l\aﬂb“‘?\{h

o= 135 Kg/mn®
fsr = 168 Kg/mm2
AA = 0.23 rad/m
K = 0,003/m

SOLUCION
Sl =, + 26+ 20y = 6 + 16 + 14 = 36°
n(o.?.sﬂj-gnnusg-ko.co&uéS)

Tre=-Te @

= 102.6 Kg/mm2

lo cual representa una pérdida importante de pres-

fuerzo, 24% de la tensidén aplicada en el anclaje.
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4.2 ESTADC LIWITE DE FALLA DE TRABES PRESFORZADAS

4,2.1.INTRODUCCION:

Las presentes notas sobre el estado 1limite de falla de -
trabes presforzadas, estdn enfocadas con base en el Reglamen-
to del Distrito Federal vigente gue en lag presentes notas se

1llamard Reglamento DDF 76,

Se definard como estado 1limite de falla de un elemento 2

flexiédn aaquel en el cual se agota la cevacidad del mismo.

Le resistencia serd la intensidad de una accidén o combina

cién de acciones que provocan el estado limite de falla.

En trabes de concreto presforzado, cuando aparece el -—--
.crietamiento debido a las carges, el comportamiento de las -
mismas es semejante al de trabes de concreto reforzado, for-
méndose un par resistente debido a la fuerza de tensidbén del -

~cero v « la fuerza de compresidén del concreto.



4.2,2. HIPOTESIS  GENERALES

1) Conservacidn plena de las secciones, ec decir cue la
#eformacién unitaria en un punto de la seccidén transversal es

‘prcborcional a su distancia a2l eje neutro (fig. 1).

La validez de estes hipbtesis ha sido verificeda mediante

ci.saves de laboratorio y précticemente se cumple salvo en ia

ram2 descendente de la curva carga -~ deflexidén.
Ec
/z‘ke nzulro
- . —_ -4
Esp
Acero de
Przsﬂ:uzrzc

./ .
Conservacién plana de las secciones

FIGURA ]



2)Se conoce el diagrama ecsfuerzo - deformacién del concre

to.

En el diagrama tipico en compresién axial del concreto
(fig., 2a), éste alcanza su resistencia a un cierto valor de su
deforinacidén unitaria méxima Gtil, & cu. Este valor varfa de
0.003 a 0.004, de acuerdo con los distintos reglamentos.

La forma del diagrama de esfuerzos de compresidén de una
trabe en flexidén es semejante a la curva esfuerzo - deforma-
cién en compresidn axial (fig. 2b).

Con el fin de desarrollar métodos sencillos de cdlculo,
los rgglamentos de construccidén hacen uso de hipdtesis simpli-
ficaddras para fijar el valor de &E cu y de diaegramas idealiza-
dos dé los esfuerzos de compresidn en tal forma que e aseme-
jen aflas oue corresnonderfian a la distribuciédn real. (fig.2b).

Mas adelante se verdn las hipétesis del. Reglamento DDF 76,

P
{:. - A
4 A .
dagrama
///,/~—»\\\ diagrama simph fiendo
,,/‘ ' ‘:QO\ I ; J
1 7 ’
i
}
]
]
L [ .
i i€cu | _AL
1 j E L
D\Qgrarnq
¢ . . R
2a ~Curva estverzo deformacidn 2b.~ Diagrama simplificodo de e<-
¢n compresidn  axial. fuarzos de compresion en una sec-
/

c\én bqlo flexidn

FIGURA 2



3) Se desprecia la resistencia del concreto en tensién,
1o cual no influve considerablemente en la resistencia del -

elemento.

- o~
‘

ye

-7 ) Se conoce el diagrama esTuerzo - deformacidn del ace

1A ucero de presfuerrzo, tiene resistencia verias veces
mayores cue los aceros ordinarios utilizados en concreto refor
zado,

La grdiica tipica de esfuerzo - deformacidn en tensién
#xial del :cero de nresfuerzo (fig. 3), no tiene punto de

1luencia definido.

xirren varios criterios para determinar la carga tedrica
de flucnciz, Por ejemnlo, la ASTY, considera como carga tedri
ca Je Tluencia, la correspondiente a una deformacidn unitaria
de 1Y, valor cue se utilizard en lzs presentes notas, debidae '
4 cue el Reglamento DDF 76 no especifica el valor cue debe to-

marce, para aceros de vresfuerzo.,

Se llamard fsr el esfuerzo de ruptura del acero de pres-—

tuerzo,
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4,2.3, HIPOTESIS DEL REGLAIENTO DEL DEPARTAMENTO DEL DISTRITO FEDE
RAL.

E1l Reglamento DDF.76 recomienda, un diagrama rectangular
de esfucrzos de compresidén en el concreto y utiliza las resis
tencias reducidas del concreto £ c en lugar de las resistencia
nominal f'c tomando asi en cuenta las variaciones debidas al

control de calidad y el tipo de carga.

La figura 4 muestra las caracteristicas sobre la distri-

bucién de deformaciones y esfuerzos del Reglamento DDF 76.



q=08cI

g‘ll

V- 1~

d :

\ .
\A / €:E

-+ 7 o 1
Vg m 6 S
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DDF 76

—— Tsp=Asp {sp

_—2T5=A5 ?Y

La defor.nacidn unitaria cel concreto en compresidn cuando

se zlecanza la registencia de la seccidn es E:cu = 0,003,

a) Resistencias reducidas

. . . . . o
1 valor de la resistencia reducida en el concreio, f e,

era:
% = 0.8 f'e

Para calcular el ancho del bloocue de esfuerzos,

usard la expresidn:

f7ec = (1,05 - £ ¥ )
1250

2t

< 0.8

——

fYc, se

fm%.

Fl cambio de ¥ a f"c para el diseflo se debe a la transg

formacidén del diazgrema de la curva real de esfuerzos de com-

nresidn ?e1 concreto al diagrama rectangular eguivalente.



Las resistencias del acero de presfuerzo y del acero de re-

fuerzo serdn:

fsp = esfuerzo en el acero de presfuerzo cuando se
alcanza la recsistencis,
fy = esfuerzo nominal de¢ fluencia del acero ordi-

nario,
b) Factores de reduccién de resistencia.

De acuerdo con el titulo del Reglamento DDF 76, en la re
visidén de los estados limite de falla, las resistencia esta-
rén afectadas por un factor de reduccién Fg, cue valdrd 0,9 -

en flexién,
c) Factores de carga.

E1l fuactor de carga, Fc, por el que deberdn multiplicarse
l.s acciones nominales, para combinaciones gue incluyan exclu

sivemente ncciones permanentes y variables, se tomard:

.C o= 1.4,
2z.: - wbonfLente a2l momento resistente de la secciédn sea igual,
o menor que €l 75% de la aque corresponderfia a la falla balan-
ceada.

Es interec-.nte subrayar oue existen criterios diferentes

en otros reglamentos, por ejemplo las Recomendaciones europeas



CL® - FIP, no limitan la cantidad de acero de prestfuerzo, lo
cuzl implica acepter la posibilidad de presentarse una falla

Iramil.

- La falla balanceada sc define como la oue ocurre simul-
tirermente o1 alcanzar el concreto su mdxima deformacién ——-
Lcu = 0,002 en compresidn y el acero de presfuerzo llega a su
retaerzo convencional de fluencia f;;. Para determinar las ccn
di:vnoneeg de falla balanceada debera tomarse en cuenta la de-
joruacién inicial, é:sip del presfuerzo al tensar (fig. 5). Ekn

lav preszentes notas se tomard como valor de &si = 0,005.

-

POCNTASES COMINIS DU OACTRO TRABES PRESFORZADAS,

-3
<

horob,

iTreo v une 1cez respecto a las cantidader de acero

e nregfuerzo ocue tienen las trabes presforzadas, el porcenta

Je virfa entre 9,3 y 0.8%. &n general, porcentajes mayores del
1" corresponden a trabes sobrerreforzades, es decir ocue de pre

centrse la f=lla; serla nor anlastamiento del concreto,

1 comvortamiento de un elemento depende de la relacién
entre su canncidad en tensidn y su capacidad en compresidn.
*:’Ff\f a}-

f§£

Eeta relacidn nuede medirce nor medio del pardémetro o

cuu’ re le 1llamg Indice de reluerszo.
.n la formula anterior

p = porcentaje de acero de presfuerzo = Anp
b d

Ifyn = esfuerzo nominal de fluencis del acero de presfuerzo

o
i

resistencia reducida del concreto en compresidn axial

d = pernlte efectivo

o
i

ancho de la seccidn
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FIGURA 3

De acuerdo con lo anterior, se puede definir como elemen
tos subreforzados y sobrerreforzados acuellos ocue tienen valo
res vajos y altos de q'# respectivamente,.

Las cecciones rectangulares de trabes presforzadas que
tengan los Indices de resistencia aue se indican a continua-
cidn, eerén subretforzadas, es decir la ralla ocurrird con gran

des deformaciones, siendo falla ddctil:

Refuerzo presforzado

Unicamente: o®=p fyp < 0.3

¢

wefuerzo presforzado “ <
-0 0

y refuerzo norualg g Te = 0.3

en las cuales:
o = _As fy , 0' = A's 1v
b d f¥% b a f¥%

siendo As y A's, las 4reas de refuerzo noc presforzado en ten-

sién y compresién respectivamente y @ el peralte efectivo.



R

sondiciones de eouilibrio,

tentes de miembros en flexién.

refuersze ordinaris de tensidn,

-

. GALCULO DE LOS MOMENTOS RESISTENTES

A partir de las hipdtesis del Reglamento DDF 76 y de las

se determinardn los momentos resis-

a) Secciones rectangulares cin acero en compresidn.

5S¢ coresidera en primer lugar cue no se hace intervenir el

3

/

‘cero de
. restoerze

™

FIBURA

T

Heglamenta DD F T&
(secciones  rectangula res )

&
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C=f" xb xa

T = Ap fyp

Estableciéndose el equilibrio de fuerszas:
C=T"T

f"¢c x b x a = Asp fyp (1)

De la ecuacidén (1) se obtiene el valor de z,
El momento resistente valdrd:
Mu = Asp fyp (d - _a) (21")

y aplicando el factor délreduccién, FB = 0,9 del DDI 76.

Mu = 0.9 Asp fyp (@ - _a ) (2')
2

21 en esta Ultima ecuacibdn, se substituye "a" por su va-

lor obtenido en la ecuacidén (1) y el Iindice de resistencia -

q = p _fsp_ , se obtiene el valor del momento resistente en la
T"e
Tormas

Mu = 0.9 bd° £re g (1 - 0.5 q)

51 en el cdlculo de la resistencia de una seccién de trabe
nresforzada se hace intervenir el acero ordinario, habrd, que
agregar el término Asfy en el segundo término de la ecuacidn
(1) v consecuentemente en el momento resistente. E1 ejemplo i;
muestra la introduceidén del acero ordinario en la resistencia
de la secciédn,

En forma andlogs se procederd a agregar el término A'sfy
en el primer miembro de la ecuacién (1) si se hace intervenir
en el cdlculo del momento resistente el acero ordinario en -

compresién,



ol
] 1 -

f 1 =+
T b ma T+ B==-c
4

ol

i
|
-f- @Kg: -+

N Acero de - \ o
| b | vestuerzo ojamento D. 16
‘ ! " secciongs an |

FIBURA L4

v} Secelones en T

oy
'

1 zncho del natin ocue se considera trabajando a comnpre=

gidr en secciones !, a cada lado del nlma, serd 1a menor dee

el octovo del claro
1o witud de centro de nervaduras

& veces 1 ernecor de la losa

eetebleciendo el ecuilibrios

"
C=fc xbxt + fc b* (a -t)

- X

D= Aso fem

.} momentsc rescictente valdrd:

L

Ma = ™ Tz = TR C =

91 =i hace intervenir en la resistencia el acero ordinua-

rio, sc¢ procederd comc se indicé en las rcecciones reg tangula
res
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Ejemplo l.- Dimensionar una trabe presforzada de seccién rec-

tangular que resista un momento Ultimo de 35 tm.

Caracteristicas de los materiales

f'e = 350 Kg/cm2
fsp = 13,000 Kg/cm®
£, = 4,000 Ke/cn®

C4lculo de las resistencias reducidas

£% = 0.8 £'c = 220 Kg/cm2

fre = (1,05 - 280 ) 280<0.8 f c
1250
= 231 Kg/cm2 > 224 Kg/cm?
Se tomé f''c = 224
Solucidn
4 -
|
10 A%? Asp = 4.6\cm2(1 cable 12;57)
| . _ 2 . .
, N . As = 4 cm” (2 varillas # 5)
. fQ_T:_gﬂ_xi\ﬁhQ
30 . As
\ —T' - -

Por equilibrio de fuerzus y suponiendo la fluencia del acero

de presfuerszo.

Q
I

224 x 30 x a
= 4,6 x 13,000 + 41x 4,000 = 74200 Kg
C =1

75800 = 11.2 em

224

=
1

W
i



Verificando el tipo de falla:

. SO0

—- -o—
14,0 z |

e ye , c =_11.2 = 14.0 cm.

J ’ |64’ 0‘8

"~ &sp = 50,0 x 0.003 = 0,0107

Z - 14

Ecp

steooiilendo une deformacidn inicial del nresfuerzo al tensar de

0. 005
Esv = 0.,0107 + 0.005 = 0,0157 > 0.01

lo tnato, el nicero de presfuerzo fluye y 'la suposicidn es

por
correcta.
M = 099‘: 59.8 (0.04 - 0,112 ) + 16 (O.v0 - 0,112 1
= 3.3 tm. > 35 tm. 2 2

Verific~cidén de limitaciones de acero, de acuerdo en el

Reglamento DDF 76,

Condicidn balznceuds

0.003 ‘
Cual T A ¢ bal = 64 x 0,003 = 24 cm.
5 | n,008
/I !G"’r a bal = 0.8 x 24 = 19, 2 cm.
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la fuerza de compresién valdrd:

C bal 224 x 19.2 x 30 = 129024

129 ton.,.

Por equilibrio de fuerzas
T bal = 124 ton.
de acuerdo con el DDF 76.
T mdx = 0.75 T bal = 96.7 ton.>> 74.2 ton.

la condicidén se cumple.

Ejemplo 2.- Calcular el momento resistente de la siguiente sec

cidn:
150
..T ¥ - .
'[ j:\g‘r f'c = 300 Kg/cm©
fsp = 13,000 ¥¢/cm®
o
Asp © fy = 4,000 Kg/cm®
o 4% “"ﬁo Asp = 5 cables 1287 = 23.0 em?
e _l,A ] As = 2 varillas #6 = 5.74 em®
.-l"AT’?_ }_- S I
Cilculo de las resistencias reducidas
% = 0.8 x 300 = 240
f*e = 0,80 f*c = 0,80 x 240 = 192 Kg/cm2
Solucecién

suponiendo la fluencia del acero de presfuerzz y gue la secciédn
trabaja como T,
Por equilibrio de fuerzas:
C = 192 x 105 x 10 + 192 x 45 x a
T =23 x 13,000 + 5,7 x 4000
= 321,960



C = T

& = 120360 = 14.0 cm
192x45

Verificando el tipo de falla:
} 0.003

vr_. ’ L Cc = 14 = 1704 Cm.
6_1[_ } / 1 0.8
//// Q%O €sp = 72.6 x 0.003 = 0.0125
//’ 17..4

S |
I

€s TOTAL = 0.0125 + 0,005 = 0,0175 > 0.01
las suposiciones son correctas

El womento resistente de la sececidn serd:

- L
ijh ka ] 200G
_%__ T la posicién de la resultante
A i de compresién estd en:
* 121 x 27 = 322 x X

' X = 0,75~ 5,75 cm del borde libre
FP 299 (Ong bt 00057 5 2298 (0995 b 00057)

S

[~cd
=
P
h

0.9 (272.4) = 245.6 tm

Verificacidn de limitacidn de acero, segin DDF 76,

Condicidn balanceada

' |
+ |
Cba\__ " ¢ bal 90 x 0,003

|
T . 0,008
? /// 90 0

// ! » bal 008 X 3307

33.7 cm.,

27 cm,




la fuerza de compresién valdrd:

C bal = 192 x 105 x 10 + 192 x 27 x 45
= 435 ton.

T bal = €C bal 437 ton.

T mdx = 0.75 x 437 = 327 ton. < 322

T actual < T méx.
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CURSO DE DISERO DE ESTRUCTURAS DE
CONCRETO PRESFORZADO

CENTRO DE DUCACION CONTINUA
FACULTAD DE INGENIERIA, UNAM

ING. JOSE MA. RIOBOO MARTIN

INTRODUCCION

ES FRECUENTE LA NECESIDAD DE UTILIZAR ELEMENTOS PRECOLADOS LOS
CUALES DEBERAN TRABAJAR EN COLABORACION CON ELEMENTOS COLADOS-
EN SITIO. EN ESTE CAPITULO SE ABORDARA LOS ASPECTOS DE DISENO-
DE VIGAS DE SECéION COMPUESTA DE ELEMENTOS DE CONCRETO PRESFOR
iADO SOLAMENTE BAJO LOS REQUISITOS DE FLEXION, LOS CRITERIOS -
PARA GARANTIZAR LAS SéCCIONES COMPUESTAS CORRBSPONDE AL CAPITU
LO DE FUERZA CORTANTE. ASI MISMO SE TRATARA EL CASO GENERICO-
EN QUE LAS RESISTENCIAS DE LOS CONCRETOS TANTO DE LAS PIEZAS -
PRESFORZADAS COMO EN EL ELEMENTO COLADO EN S;TIQ'SEAN DISTIN -

TOS.

EL DISENO SE REALIZARA POR EL CRITERIO DE ES?UERZOS PERMISI --
BLES YA QUE EL ESTADO LIMITE DE FALLA DE LAS SECCIONES COMPUES
TAS QUE SE MENCIONARON EN LOS CAPITULOS ANTERIORES PARA ELEMEN
TOS DE SECCION SENCILLA. POR ULTIMO SE INDICQRA UN METODO PARA
CONSIDERAR EL CASO DE LA CONTINUIDAD EN VIGA§ DE SECCION COM -
PUESTA A BASE DE REFUERZO ORDINARIO EN SU REVISION DE LAS SEC-
CIONES CRITICAS DONDE LA ZONA DE COMPRESfON ESTA AFECTADA POR-
LA ACCION DEL PRESFUERZO, ESTO SE TRATARA COMQ SECCION DE CON-
CRETO DE REFUERZO ORDINARIO CUYO DIMENSIONAMIENTO ESTARA BASA-

DO EN EL ESTADO LIMITE DE FALLA.



4.6 VIGAS DE SECC10N COMPUESTA

COMENTARIO GENERAL

CUANDO SE VA A FORMAR SECCION COMPUESTA CON LA LOSA
EN SITIO SE TIENE:

Z:osa Co/ao/a

Fr———

/ c® en /.70
T, ’I//*"//m/é///////////
|
|

N

N

o

! i

i | |
] L_i\___

EN DONDE GENERALMENTE SE TIENE:

QUE fé > f

(2) c (1)

1.- DETERMINACION DEL ANCHO (b)

—

COLADA

i b
IR o

!
N

| l .
] +

I



Long.trabe | LA MENOR RIGE
; ,

S ot

SEPARACION CENTRO A CEN
TRO DE TRABES c.a c.

J/Tét + b! : \>
UNA VEZ DETERMINADO EL ANCHO (b) SE CONVERTIRA A UN NUEVO
ANCHO PROPORCIONAL AL ANCHO (b') ; POR LA DIFERENCIA DE -
CONCRETOS Y DICHO FACTOR ES:

DE DONDE b1 = b x F

POR LO QUE LA SECCION RESISTENTE COMPUESTA ES:

/— 5, —7
1%//4/#////[/4 t
h

o

bl



'3.- ELEMENTOS MECANICOS

a) TRABAJANDO EN SECCION SIMPLE

LAS CARGAS SON:
1-a) PESO PROPIO
2-a) LOSA COLADA EN SITIO ANTES DE FRAGUAR

PCR LO QUE LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS SON:

A

A = b'h
SS
3
b' h
y s Y I =
lss sSS SS 12
I I
Si - yss ; Ss - yss
Ss 1sg Ss Seo

Y SE LEERA POR EJEMPLO:

Ass= AREA DE LA SECCION TRANSVERSAL EN SECCION SIMPLE



b) TRABAJANDO EN SECCION COMPUESTA
PARA LAS CARGAS MUERTAS Y VIVAS POSTERIORES AL FRAGUADO DE LA

LOSA.
b,
X f
SC [ |
e
| | |
Yo, ]
o C ' I
| ——
N &5
y b y 2 A 9 I ; S. 9 S
SSC 1 sc SC SC lsc SSC
c) DIAGRAMAS
SECCION SIMPLE SECCION COMPUESTA DIAGRAMA FINAL
M oc.m. M _c.v.DE CARGAS
MP P M LOSA 5. .. Ss sc ST
3 0 [s) —_— _
s S - 7
S Seo < . /
ss 4 /
V4 & f n
/ - (+
/ / i ,'/
S 4+ - ://
a , a
S pan
/ l I //(-) ‘
-__Ciﬁ ! v
MP P M LOSA f.
S. Si 1r:,
i SsS

iy



COMO EL PRESFUERZO SE DA EN SECCION SIMPLE TENEMOS:

CARGAS MAXIMO FINAL
"PRESFUERZO
. K VI P < 0.45 £!
C. S
ST 1
; ; ®)
(P NG -
\\\

i \\
/ + \\\ 's //

| +*) ~

S jiibx &




EJEMPLO

DISERO DE UNA TRABE DE CONCRETO PRETENSADO POR FLEXION BAJO
ESFUERZOS PERMISIBLES LA CUAL TRABAJA EN SECCION COMPUESTA-
CON UNA LOSA COLADA EN SITIO, LIBREMENTE APOYADA Y CON CON-
TINUIDAD EMPLEANDO PARA ELLO EL ACERO DE REFUERZO ORDINARIO

EN LA LOSA.

ler. CASO LIBREMENTE APOYADA

CLARO DE CALCULO L=10 mts.

. 2
— fé= 200 kg/cm”

10 ' Z[ j ’,/’/, /// // /// , g S / /— /// //{/ /Z

|
i
|
i

POR LO QUE EL ANCHO TRIBUTARIO DE LA TRABE ES DE 150 cm.



CALCULANDO LA SECCION RESISTENTE:

b
o b
+- 7 7T 7
10, i,
. / ’/, /¥// rd e /zr
| |
35 |
e — ' :
L !
S I
T

CALLULO DE b
b= 16t + b! 16t + b'= 16x10+25= 185 cm |

L
b= 7 ?'% - 19%9 = 250 cm >

b= DIST. C-a C- DIST C. a Co= 150 Cm

TRANSFORMANDOLA A CONCRETO DE 350 kg/cm2

_[Z00 '_
Fe d 50 0.76

b1 = 150 x 0.76 = 114 cm

b=150 cm



PROPIEDADES GEOMETRICAS EN SECCION SIMPLE

A= 875 cm

T S/
S : y. =Y = 17.5 cm
,/5éz;;¢¢9/ ! T _ = 89100 cm®

a7/ S, =S_. = 5390 cm’

CALCULANDO LOS ESFUERZOS PRODUCIDOS POR LAS CARGAS EN SECCION
SIMPLE

P P —m - 0.0875x 2.4 0.210 ton/m

o (o}

LOSA DE 10 cm 01 x 1.5 x 2.4 0.36 ton/m

I = 0.57 ton/m
CALCULANDO EIL MOMENTO MAXIMO

2 2
M¢ = wg = .37 g 10 . 7.125 ton.m

Y SUS ESFUERZOS

- - M _ 608,000 _ 2
fj- fs 5 —3366—— 132 kg/cm™ ( TENSION O COMP.)



CALCULANDO LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS EN SECCION COMPUESTA.

. 114 +
777 s 7 77 7 ‘““““*"“
/"//’ ////' g / / e /’/ 4 i
!'/ % ' /,’f‘/;//// 7 / ////////////' // , /// i +_10
|
T {
! ! !
| | 135
: i
,_.}_,,__W_ -
25
%LEMENTO AREA| ¥ Ay d a? aa? I
!
e 875 [17.5 | 15252 | 12.5| 156 | 136400 89100
(2) 1140 [40.0 | 45,600 10.0 | 100 | 114000 9500
SUMAS 2015 60850 250,400 98,600
i
A - 2 ) 4
Age = 2015 cm I = 349,000 cm
SC
Y = 30 cm S. = 11,630 cm3
SC SC
y, = 45-30= 15 cm S = 23200 cm?
SC SC

LAS CARGAS QUE SE TIENEN EN SECCION COMPUESTA SON:

w

C.M.——150 kg/m?
C.Veee100 "
SUMA= 250 "

0.25 xx 18§

0 375 +on/m.




~L MOMENTO MAXIMO:

2
M¢ = 0.375 g 10 = 4.69 ton.m

Y ESFUERZOS DE:

_ 469000 _ 2
fi— _71-6_3'5 41 kg/cm (TENSION)

_ 469000 _ 2
fs— 33300 20 kg/cm™ ( COMPRESION )

DIBUJANDO DIAGRAMAS:

CARGAS FINAL CAR 15§I§A£ 2
CARGAS  S:C. GAS +139+ PRESFUER 7.7 = 157.5 kg/m
—t - 5.S. 20 20
18.7

N

% 1
7 7. N

172 134

-

DET, DTAGRAMA DE PRESFUERZO: 0.6x0.8x0.8x350=134 3852Vfé =37.4

kg/m2
'8.7
-+ =1 P _ 134+18.7 _ o .
A 2 :
17.50
: P _ 2
_+ % = 57.65 kg/cm
P = 57.65 x875 = 50,444 kg
17.50
50,444
= X2 1
— No. 360 9.7

UTILIZAREMOS 10 TORONES ¢ 3/8"

P = 52 000 kg.



CALCULANDO LA e TEORICA

- 5300 [ szooo:]
52000 L 875

e= 0.104 (134 - 59.4) = 0.104 x 74.6 = 7.76 cm>\
e'=y. - e =17.50 - 7.76 = 9.74 cm

PROPONIENDO LA STIGUIENTE DISTRIBUCION DE PRESFUERZO:

{
+ —t 5
o + + o | -4
35 .24
® 0 0 -© +
’ e o0 o ©o- —+-2 >
4 _+3

> 2 4
25
ere 4 X 3+ 4x5.5+2x32 _gg 0
10
e =y - e' = 17.50 - 9.8 = 7.7 cm
CALCULANDO LOS ESFUERZOS
£ = 52.000 , 52000 X 7.7 _ 55 4 , 74.3

i 875 5390



REVISION DEL MOMENTO NEGATIVO EN EL APOYO DE UNA VIGA A LA CUAL
SE LE DA CONTINUIDAD COLOCANDO REFUERZO ORDINARIO EN LA LOSA

ACERO DE REFUERZO ORDINARIO

TR PT T 2T v oLed

[ ;

ACERO DE PRESFUERZO

ANALTZANDO LA SECCION DEL APOYO CENTRAL

. = T = A f¥
u s
/ /S C
u
e ///// D At B e
e 2
e —

t9



SECUELA DE CALCULO

a) SUPONER A  (AREA DEL ACERO DE REFUERZO ORDINARIO)
b) COMO T = A_ f* CALCULAMOS T
u s 'y u
c) POR EQUILIBRIO T = C,
d) DE LA IGUALDAD ANTERIOR

EN DONDE EL ESFUERZO fp NOS REPRESENTA LA PERDIDA DE CAPACIDAD
A COMPRESION DEL CONCRETO, DEBIDO A LA COMPRESION DEL PRESFUER
z0,

"N DICHA ECUACION SUPCNEMOS ( fp )

2) COMO AC = ay

A
DESPEJANDO q= —¢

f) CALCULAMOS

a

C=-——-

0.8
g) DEL DIAGRAMA DE DEFORMACIONES UNITARIAS

7T
i / ISP

1y

b 1




g~1) PRIMERO VERIFICAR QUE

o

g > 2092 (sE ASEGURA QUE EL ACERO FLUYE Y SE MANTIENE
S ‘ EL 0.75 p, REQUERIDO)

PORQUE
} £ (kg)

! E=2x10° kg/cm”

_‘—_ E

0.002 ¢

g-2) SE LOCALIZA EL CENTRO DE GRAVEDAD DEL PRESFUERZO DE LA FI-
BRA TNFERIOR

eI
g-3) SE LOCALIZA Ep EN EL DIAGRAMA DE DEFORMACIONES Y SE CALCU-
LA SU VALOR.

h)“ CON EL VALOR Ep PODEMOS CALCULA fé DE LA S}GUIENTE FORMA

h-1) ANALITICAMENTE

h-2) GRAFICAMENTE



PRESFUERZO
EFLECTIVO

6

E=1.9 x 10 kg/cm2

4+
DIFERENCIA :

i) CON EL VALOR DE fé ENCONTRAMOS LA FUERZA DE PRESFUERZO

= 1
1) fp X As presfuerzo
EN DONDE AS PRESFUERZO = No. TORONES x AS/PARTICULAR

i) SE HACE EL COCIENTE



(%}

)

1)

SI DICHO COCIENTE ES DIFERENTE DE fp NOS SUPONDREMOS UN
VALOR ENTRE fp Y EL COCIENTE Y SE HARA OTRA ITERACION -

HASTA QUE SEAN APROXIMADAMENTE IGUALES.

SI SON IGUALES, CONOCEMOS EL VALOR REAL DE AC Y TENEMOS-

ELL. CORRESPONDIENTE DE a

CALCULAMOS EL MOMENTO ULTIMO RESISTENTE

Mu'r = FR TU ( d- 2)

CALCULAMOS EL MOMENTO ULTIMO ACTUANTE COMO

M = 1.4 lr_M + M
ua Lc.m. c.v.]

M UR UA’

“UR

sT ,, . > MUA » ES CORRECTA LA SOLUCION Y 5I M < M SUPON
DREMOS UN NUEVO VALOR AS Y EMPEZAMOS LA SECUELA DE CALCULO.



fi= 133.7 < 134

f =14.9 <18.7
S

EN TORMA DE ILUSTRACION OBTENER LA SOBRECARGA Y EL AREA DE ACERO
ADICTONAL QUE SE TIENE EN LA MISMA VIGA DEL CASO ANTERIOR AL DAR
LE CONTINUIDAD EN SECCION COMPUESTA COMO SE ILUSTRA EN LA FIG.1

FIG.(1):

e L L L L L L L Ll LA 4 22 LT L2202l ol

4

. a |
‘ 10.00 mts. ] 10.00 mts.

EN EL CASO ANTERIOR TENIAMOS:




[/ A

A

PARA |

ES

TENEMOS LOS SIGUIENTES DIAGRAMAS DE MOMENTOS FLEXIONANT

2 ETAPAS DE TRABAJO.

P4 AR ALY SRV ALY A4

2222 T2 2L L L 2 L Ll

el Lk Ll L L L L L Ll L

10.00 mts.

10.00 mts.



DONDE PODEMOS ESTABLECER

MMy = MM

My =M,
w122 9w2 2’2
PERO M, = — y My, = —55
1 _ Y1 e
8 128

DESPEJANDO A 2

_ 128" g2

72

=128 4.7

(38
~J
rJ
—

brnn w, = 375 kg/m (CARGAS EN SECCION COMPUESTA)

LA VIGA PUEDE RESISTIR UNA SOBRE CARGA EN SECCION COMPUESTA DE:
w,= 1.78 x 375 = 668 kg/m
CALCULANDO EL MOMENTO NEGATIVO

(<) M = - - 0.6688x 100 _ 8.35 ton.m

CALCULO DEL ACERO PARA DICHO MOMENTO
. T = A £f®
s 7y

u

+p
a E:;/égffi:;Q__ Cu
7

I S
S A
(o

P
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a) Suponemos A_ = 11.48 cm2 ( 4 varillas @ 3/4"™ )
b) T = A_f* = 11,48 x 3600 = 41328
u s Ty
c) T, = C, = 41328 Xg.
T
u
d) A = N
c fC p.
f*¥ = 0.75 f* + 30 f* = 330 kg/cm2 (tiene una probabi-
¢ ¢4 €4 lidad de 2% de no-
ser alcanzado)
fé = 278 kg/cm2
£ = (1.05 ey g 1.05 - =228 ) 278= 230 kg/m*
c = (1.05 =3555 ) £ = (1.05 - 3355 ) 278= g/m
SUPCNIENDO £ = 100 kg/cm’
C1 - £ 230 - 100 = 230 - 100 = 130 kg/cm®
_ 41328 _ 2
AC = 130 317.9 cm
e) Como A_ = ab a= ﬁg = 317.9 . 12.7 cm
C b 25 :
=2 o 12.7 _
f) c= 78 080 15.87 cm
g) DEL DIAGRAMA DE DEFORMACIONES UNITARIAS:
_"_ E
_ S
i
d-c= . 24,13
i 40
o 5 |
o~ p
c= .15.87 é —'**4 25
. | _ 4 4.25 4
| 0.003 T
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g-1) POR TRIANGULOS SEMEJANTES

e =t 3 Bs 213y 6,003 = 0.0045

> 2+L22 = 9.0027 FL ACERO FLUYE 0 LA SECCION ES SUB REFOR-

0.75

ZADA

g-2) POR TRIANGULOS SEMEJANTES

0.003 _ 5 ; Ej. 92 0.003= 0.0022

15.87 11.62

h) CALCULC DE fé

£= ( %sp - Fpy ok

(0.0056 - 0.0022) x 1.90 x 10°

£1
p

f! = 6460 kg/cm?

") CALCULO DE P

P = f' x A
p p S

A =8 x 0.516 = 4.12 cm>

p
b

6460 x 4.12 = 26615 kg.

i) TOMANDO EL COCIENTE:

B = 26615 _ 44, # £ =100
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k) TOMANDO UN NUEVO VALOR DE fp = 90 SE LLEGA A QUE DICHO VALOR

ES EL CORRECTO.

- 41328 _ 2
AC- T30 295.2 cm
A
- ¢ _ 295.2 _
A a 5 5% 11.8 cm

PARA ESTE CASO PARTICULAR

. a _ 1.8 _
o= 5 5 5.9 cm

1) CALCULO DEL MOMENTO ULTIMO RESISTENTE

_ F T (d-2)
‘Mur R u

Mur = 0.90 x 41328 (40-5.9)
M = 1268000 kg.cm

ur
M = 12.68 ton x m

ur

m) CALCULO DEL MOMENTO ULTIMO ACTUANTE

W, = 1.78 x 1.4 (0.250 x 1.5)
wu = 0,934 ton/m
w“ 2
M = L =9_:_9_§_11—_)§__' 117.67 ton X m
u 8 8
a
M > M
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4.3%3.2 DIMENSIONAMIENTO POR_ESFUERZOS PERMISIBLES

.3.2. 1.- SECCIONES CRITICAS

TENDONES
RECTOS (PRETENSADOS)

T I ] I
| .
r\\\d————«L—uw///j \\\\\\\\\< P TENDONES
! - — . DESVIADOS
it [ [ (5 P (PRETENSADOS)
® O ’
\J fSCP
i,__, J
|
F\\\\~\\______L,,,,///////” TENDONES
| , CURVOS (POSTENSADO)
|
U oo 1
SECCIONES (1) - (1') RIGE CONDICIONES FINALES BAJO CARGAS EXTERIO-
RES
SECCTONES (23 - (2') RIGE CONDICION INICTAL SIN EFECTO DE CARGAS -
EXTERIORES
f < 0.45 f! f < A7,
(COMPRESTON) (TENSION)
N
—_—Q} ...__—_—.—-‘...\
- e\
)
f.L <2V fé (TENSTON) f. < 0.6 féi (COMPRESION)

(1 - (1) - (2) - (2')



4.3.2.2.- REVISION DE ESFUERLOS

(=% + T vy . - FORMULA DE LA ESCUADRIA

T
o ’
AN
b — _EN
+— (/ + \w
|




P = PRESFUERZQ INICIAL

P = PRESFUERZO EFECTIVO

A = AREA DE LA SECCION

e = EXCENTRICIDAD DEL ACEBO DE PRESFUERZO

I = MOMENTO DE INERCIA CENTROIDAL

Si = MODULO DE SECCION INFERIOR = ;l
i

Ss = MODULO DE SECCION SUPERIOR = ;L
‘ s

M., = MOMENTO TOTAL  PRODUCIDO POR LAS CARGAS EXTERIORES Y
PESO PROPIO

r = RADIO DE GIRO = /'KT'

LA ECUACION (1) RESULTA:

4.3.2.3.- DIAGRAMAS
1.- PARA EL APOYO

po/A Poe Po/A - 528 < /FT.
Ty ] - ) N
I
|
[ + =
_‘J__’l ) () AN
Po/A Egg Poe <« /afg £



AREA DE CONCRETO DEL ACERO DE PRESFUERZO

RELACION MODULAR = %%

AREA DE ACERO DEL PRESFUERZO

2.- EN EL CENTRO DEL CLARO /
Iy S >/ S el ‘ r/~re/ 1A
h o Peg /BT ny  AE 7
| &) Y 1/ 7
j ~+ \\\\ — - /////// =
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L | N\ ) e a
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4.- DIMENSIONAMIENTO
4/ a) PROPIEDADES GEOMETRICAS
+5y
-+ + = > =
O ! ! E/emﬂifﬂy Ag L of | ST AL T
© ‘ﬁf © | |
| ; T
/ o © S
N _ __‘!® l’,,_ — - ,_*_ @ | L
l ‘ (
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_— e i S (
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b) CARGAS EXTERIORES (CAPACIDAD DE LA SECCION)
TRABAJANDO SOLC EN TERMINOS DE PRESFUERZO EFECTIVO (P) y Si

_p
K= 55

M
f. = = <0.6 Kf', + 2/ f
i Si — cil

M T
f = <0.45 f' + K /I,
s ) c ci

PARA LA SECCION LIMITE:

75, LYy o /6fc + RV
| 77
?/ './
4
! + — g
/7 % 4
(57 ) 2
//ngt 0. J)/;: VL

c) [N GENERAL

Fok
| ;%;_ -
!




FOR TRIANGULOS SEMEJANTES

- t L

p/A + frs fis + fy

Yo h

y L L 1
P/A==S  ( fls ¥ ftiy - fis

. A
D= ' f - ]
- h ( ftS * ftl ) ftS

COMO fé: ES EL ESFUERZO DE PRESFUERZO EN LA FIBRA INFERIOR SE TIENE:

Pe _ & _P
53 i "R
- Si .
.‘e—P(fti A)
4




EJEMPLO

DISENO DE UN ELEMENTO DE LOSA DE CONCRETO PRESFORZADO A FLEXION.

a) CARACTERISTICAS GENERALES:

1-a) CARGAS
CARGA MUERTA 150 kg/m?
CARGA VIVA 200 kg/m?

2-a) CONDICIONES DE ESTABILIDAD

1.0.,1.0 1.0,1.0 1.0
+ R T
| éf B MURO DE TABIQUE
ﬁﬁgéﬁéé%£/227§{7—éf/léiéfTJ!"Zfﬂd/27%§Q5¢imﬁécT/££ A+
i
. - 2 8 mts.
T s T 7 A I T T T T A 7
LT 27 YL AN L L f__Z{LZ_,TﬁV_Z. —'1”
; .
| \
| |
;f N R i 8 mts.
L LA !
A \
q<:¢
LO
SETAS DE CONCRETO MURO DE TABIQUE

PREFABRICADAS ; DE 15 cm



CORTE A-A

|
¥ 0000000 OO0 O O0ONOOOOOOO (O @QQ’s

|

|

100 cm

CORTE B-B

| :
_% 4

100 cm 100 cm

L 8.00 mts.
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b} CALCULO DE LAS PROPIEDADES GEOMETRICAS

EL

-3

100
L e
| i
'@@@@@@@/
| —
Yot d e ety etits ety st +ygta

-
AREA= 15 x 100 - 7 1. x 8.6°
AREA= 1094 cm?

MOMENTO DE INERCIA ES:

_obn® o ap* 100 x 153

17 57 12

= 28100-1880 = 26,220 cm”

= ys = 7.50 cm

_g . T . 26.220

s y 7.50

]
wn

(]
&
BN
E=%
o
Q
=

= 1500 - 406
, 9x 8.6"
i

+
L

15 cm



c)

c-1)

MATERTALES

ACERO DE PRESFUERZO TORON # 3/8"

£ = 18,000 kg/cm® ; £z 9300 kg.

r r

AREA= 0,516 sz

PRESFUERZO EFECTIVO P=5200 kg.

CONCRETO

300 kg/cm2

Hh
QO =~

0.8 £
c

3
P

) =

2
! =
fCi 240 kg/Fm

ELEMENTOS MECANICOS
MOMENTO POR CARGAS EXTERIORES
CARGAS

C.M. 150 kg/m?

C.V. 200 kg/m?
£ 350 kg/m’

COMO LA LOSA TIENE UN ANCHO DE UN METRO

SU w = 350 x 1 = 3.50 kg/m

COMO EL CLARO ES DE 8 mts.



SU MOMENTO VALE:

2
Mg = 2k = 330X6% - 2800 kg x m

d-2) CALCULO DEL MOMENTGC POR PESO PROPIO

AREA x pCONCRETOC

g
li

0.1094 x 2400 = 263 kg/m

€
1

SU MOMENTO EN LL CENTRO DEL CLARO ES:

M¢ = gg;_%_gi = 2104 kg x m

d-3) ESFUERZOS PRODUCIDOS POR SOBRE CARGA

- _ Mc _ 280000 _ 2
coMo £, = £, = 5 700 81.4 kg/cm

d-4) ESFUERZOS POR PESO PROPIO

_ . _ 210400
fs fi T340 60 kg/cm
d-5) DIAGRAMAS:

SOBRIE CARGA Po Po FINAL DE CARGAS

81.4




COMQ EL PRESFUERZO LIMITE ES:

K /?Z = 0.8 x /240 = 12.4 = 12 kg/cm2 (TENSION)
i

0.6 K £L = 0.6 x 0.8 x 240 = 115 kg/cm? ( COMPRESION)
. ‘

LA DIFERENCIA DE LOS 2 DIAGRAMAS TIENE QUE SER IGUAL O MENOR
QUE:

CARGAS PRESFUERZO FINAL

Lt #35% < 0.45 £ =135

kg/cm2

it

22 /?Z = 34.6 kg/cm2

TOMAREMCS EL DIAGRAMA DE PRESFUERZO MINIMO PARA LA FTBRA
INTFERTOR SERA: 141.4-34.6 = 106.8 kg/m

15 cm




CALCULANDO EL ESFUERZO DEL PRESFUERZO EN EL CENTROIDE SE TIENE:

106.8 + P/A+ 12 . P _ 7.50
e el T S CRL N JILE:

= 47.4 kg/cm® (COMPRESION)

PSRy

LA FUERZA DE PRESFUERZO ES:

3
fl

47.4 x 1094 = 51 855.6 kg.

COMC LA CAPACIDAD DEL TORON ¢ 3/8'" ES:

£__= 18000 kg/cn? A= 0.516 cm® ; FI = 0.7 x 18000= 12600 kg/m’
P= 12600 x 0.516 x 0.8= 5200 kg.
No. TORONES = §%ggg°6 = 9.97 TORONES

TOMAREMOS 10 TORONES # 3/8"

P = 106 x 5200 = 52000 kg

CALCULANDO LA EXCENTRICIDAD TEORICA:

Si . p
e= > (fy; - 7))
_ 3440 .
€= 5500 ( 106.8 47.4 )

e= 3.93 cm

e'=y.- e =7.,50 - 3.93



CONSIDERANDO LA SIGUIENTE DISTRIBUCION

4.
_.%k 100 -+
ST :
!
| *
15 f
| * # # #* * # # * —+
'
, 25 | 25 X=5.85 cm
4= - b —+

OBTENIENDO EL VALOR DE T X

8 x 21:8 *2ZX L 557 x = 5.85 cm
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DALY ~d

JOSE MA. RIOBOO MARTIN.

DE, SERVICIO
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4.3.  ESTADOS_LIMITES

- a3 - s

INTRODUCCION:

En este capitulo se revisaran las condiciones que deben cumplir -
los elementos o las estructuras de concreto presforzado bajoc las-

solicitaciones usuales, llamadas condiciones de servicio.

En cualquier estructura las condiciones de servicio se limitan a-
comparar las respuestas de la estructura con ciertos limites esta
blecidos por los Reglamentos, las respuestas son: las deformacio-
nes, el agrietamiento, la durabilidad, la vibracidn etc. en este-
curso solo abordaremos las dos primeras ya que la durabilidad y -
la vibracidn en la actualidad se tiene poco conocimiento de di -~
chos temas y se restringe a la comparacifén con estructuras seme -

- Ve . . s . -
jantes que actuan bajo condiciones similares.

4.3.1 DEFLEXIONES

Aunque Ia propuesta al Reglamento de Construcciones del D.F. ne -
especifica un criterio para evaluar las deformaciones en elemen -
tosi de concreto presforzado, el cdlculo de deformaciones se tradu
ce a verificar la respuesta de elementos de concreto reforzado al
cual se le afiade el efecto de 1a fuerza de presfuerzo;é%te general

mente deherd contrarrestar lazs deformaciones debido a la accidn -

de las cargas. La deformacién instantinea de un elemento de= con-



creto presforzado deberd ser igual a:

A= k P.eLZ - 2
i 1 ET 2 EI
en donde k1 y k2 son constantes que determinan las condicicnes de

apoyo y carga del elemento.

P es la fuerza de presfuerzo

la excentricidad de la fuerza de prestuerzo respecto al eje neu
tro del elemento.

D

tﬂ

el claro
W la carga total en la trabe bajo condiciones de servicio

E. el mddulo de elasticidad del concrete

1~

el mecmento de inercia de la seccidn transversal de la viga

A" diferencia con el concreto reforzado y en condiciones normales el
momento de inercia es constante a lo largo de la viga y debe corres
ponder al momento de inercia de la seccidn maciza, ya que los es =~--
fuerzos producidos por el presfuerzo se encargan de contrarrestar -
las tensiones y el agrietamiento de la misma debido a las cargas.lLa
dificultad para la evaluacién de las deformaciones en los elementos
de concreto nresforzado lo constituyen los valores de (P} v de (E)~
ya que estos son variables, la fuerza de presfuerzo estid en funcién
de los acortamientos a largo plazo del elemento o sea a las pérdi -
das de presfuerzo y por otra parte existe una variacién importante-
debido a la relacifn entre el tiempc en que el elemento presforzado
se mantiene en los patios de almacenamiento solo sujeto a su peso -
propic, y el tiempo en que se le aplican las cargas totales de ser-

vicio.

v e e 0 o



De igual forma que en el concreto reforzadc el valor (E) es varia
ble vy depende del nivel de cargas, de la edad del concreto en que
se aplica la carga, la relacién agua-cemento, el tipo de agrega -

dos y fundamentalmente del valor de'szf

La evaluacidn de las deformaciones a largo plazo se complican de-
bido a que la magnitud de la fuerza de presfuerzo no es constante
la cual tiene una variacién cuyo valor maximo es la fuerza de - -
presfuerzo inicial y con un minimo igual al presfuerzo efectivo -
con la complicacién de que dicha fuerza actda bajo resistencias -~
variables del concreto con un valor minimo fé_ (resistencia a la-

i
transferencia) a un maximo de fé

Por lo anterior existen varios criterios para calcular las defor-
maciones en elementos de concreto presforzado; algunos de ellos -
resultan muy laboriosos debido a que se basan en tomar en cuenta-
la interaccién que existe entre la fuerza de presfuerzo y las pér

didas.

Un criterio razonable y simplista podria ser calcular las mdximas
y minimas deformaciones que pueden aparecer en un elemento de con
creto presforzado de acuerdo con las condiciones mids favorables y
desfavorables que representen} esto es, por una parte verificar =~
las contraflechas midximas en funcién de la fuerza de presfuerzo -
inicial, el médulo de elasticidad correépondiente al concreto a 1la
edad de la transferencia y considerar la minima carga de servicio
actuando bajo un médulo de elasticidad correspondiente a un féo -
Por otra,calcular las deformaciones considerandc la fuerza de --

presfuerzo efectiva y la mixima carga de servicio probable, ambas-

tomando en cuenta el mddulo de elasticidad de fé



.
(SN

Con este criterio se podrd obtener el rango de valores, en los -
cuales se conocen sus valores extremos:; como las deformaciones -
es un aspecto que no interviene en la resistencia de los elemen-
tos, se procurard que el rangc de valores calculados no sobrepa-

se de lcs limites permisibles establecides.

Los cfectos de larga duracidén se tomardn en cuenta en funcidn de
- 4

la permanencia o no de las cargas que actuan en el elemento,para

esto se podrd utilizar el mismo criterio que para los elementos-

de concreto reforzado, esto es,calcular las deflexiones adiciona

les multiplicando la deformacidn inmediata calculada de acuerdo-

con lo anterior para la carga sostenida por el factor:

—
Lz_-mz (AL/A | 20.6

. AGRIETAMTIENTO:

Se tienen escasos conocimientos para evaluar directamente el -~ - =
agrietamiento en elementos de concreto presforzado. Cuando se sobre
pasa el m6dulo de rotura en los elementos de concreto presforzado-
¢l agrietamiento suele ser notorio debido a la alta resistencia de
los nceros de presfuerzo. Se ha demostrado empiricamente que si se
comhina el acero de presfuerzo con un bajo porcentaje de acerc or-
dinario el agrietamiento mejora notablemente y puede llegarse a ad
mitir hasta dos o dos veces y media el mddulo de rotura del concre

to sin que el elemento acuse un agrietamiento intolerable.

Por otra parte el permitir alglin agrietamiento en elementos de con
creto presforzado, depende de la relacidn entre el momento de car-

ga viva y el momento total,cuando esta relacidén sea alta no scla -



mente es factible sino recomendable admitir esfuerzos de tensidn

imnortantes en el concreto, ya que por el contrario existe la in

conveniencia de disefiar elementos de concreto presforzado con --

contraflechas permanentes exageradas. Asi mismo si la relacién -

de momento de carga Viva a momento total es bajo es recomendable

no admitir esfuerzos de tensién que excedan al momento de agrieta
miento bajo cargas permanentes ya que el acero de presfuerzo por

ser un acero de alta resistencia obtenido  del proceso de estira-

do en frio, tiene muy poca defensa a la corrosidn.

N

El, Reglamento del D.F. propone una forma indirecta para garanti-

zar que el agrietamiento no sea excesivo asi como limitar las -~

pérdidas por flujo pldstico manteniendo los esfuerzos en el con-

creto bajo condiclones de servicio$ este procedimiento permite -

revisar los esfuerzos bajo condiciones de servicio empleando la-

teoria clastica del concreto y la seccidén transformada, o sea afia
dir al momeﬁto de inercia del concreto macizo la presencié del =

acero. Con este criterio se limitan los esfuerzos a los siguien-

tes valores:

a) Esfuerzos permisibles en el concreto de elementos presforza -
dos.,
Esfuerzos inmediatamente después de la transferencia y antes-

que ocurran las pérdidas por contraccidén y flujo plistico:

compresidn 0.6C £',
ci
tensién en miembros sin refuerzo 2
en La zona de tensién VET (en kg/cm™)
ci



6

Cuando el esfuerzo de tensién calculade exceda de este valor, sec-
suministrard refuerzo para que resista la fuerza total de tensidn

del concreto, valuada en la seccidén sin agrietar,

ELn las expresiones anteriores, féi’ en kg/cmz, es la resistencia-
a compresidn del concreto a la edad en que ocurre la transferen--
cia. Esta tiene lugar en concreto pretensado cuando se cortan los
tendones o se disipa la presién en el gato, o, en postensado, =~-

cuando se anclan los tendones.

Esfuerzos bajo cargas muerta y viva de servicio: /
Compresion 0.45 fé
Tensidn 2 /?Z ( en kg/cmz)

Estos valores pueden excederse siempre que se justifique que el -

comportamiento estructural del elemento es adecuado.

b} Esfuerzos permisibles en el acero de presfuerzo

Debidos a la fuerza aplicada por el gato 0.80 fsr

Inmediatamente después de la transferencia 0.70 fSr

En estas expresiones fSr es el esfuerzo resistente nominal del

acera de presfuerzo.

-+
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10-1-~1

10-1-11

10-1-111

10 -1 DIFERENTES TIPOS DX SECCIONES USUALES

Criterios de formas de secciones transversales

Resistencia a flexidn y cortante

La resistencia a flexidn (_I T ) debe ser lo mis grande con
Vs vi
la cantidad minima (&rea) y peralte minimun (h). Es decir que

el rendimiento " f) "  debe ser lo mi@s alto posible; entonces,

por eso, concentrar el concreto en 2 patines opuestos.

El valor maximum de f) = T ( = 1) es obtenido concen~
S Vs Vi
trando el concreto en 2 patines muy finos ligados entre ellos por

una alma muy fina.

Pero se debe ligar los 2 patines por una alma que iﬁpide el des-
plazamiento relativo. Esta alma debe resistir entonces al esfuer-
zo de corte longitudinal y por consecuencia al esfuerzo de corte

transversal o0 sea Cortante §

Lo que aclara la forma de vigas en I o cajones, constituidos por
2 patines ( que dan la mayor parte de resistencia a flexidn) 1li-
gados por una o m3s almas (que aseguran la resistencia al cortan-

te).

Construccion de las almas

a) Para obtener el mejor rendimiento"(j " entonces la
mas grande resistencia a flexidn, se debe reducir al

maximum el ancho de las almas.

E X 5



b) La solucién ideal por eso es de constituir las vigas en
forma de cercha, pero es una solucidn costosa por su com-

plicacidn. Es utilizada en casos particulares como:

- vigas ligeras de edificios con peralte grande

( vigas de techo )

- vigas de grande claro por las cuales se debe dismi-

nuir al miximo el peso propio.

c) Las almas son, en la practica, llenas con espesor minima

"a" fijada por:

- condiciones de resistencia al cortante

- y condiciones practicas de colado

10-1-112 Espesor minima (ver §22.23 Disposicion de cables en almas)

de las almas ( fig. 8 bis)

10-1-112 Orden de magnitud del rendimiento de seccicnes

Rectangular I Cajon Fino

e/ |7

SR

L1

e 173 = 0,4 = 0,50 0,55 —= 0,6

ok okt




10-1-12 Resistencia a la torsidn

10-1-121 Caracteristicas a torsidn de secciones

a) Secciones rectangulares b x h con h>b
- Momento de inercia a torsidn: J = A b3 x h
- Esfuerzo de corte maximum, debido a un cople Mt’ en el
medio del mas grande lado h 0=Mt
A' b2 x h
hlio0|1.2|15]|20]|25|30]|4.0|5.0[100] o
A {0,141 | 0,166 |0,496 |0,229 |0,249 {0,263 {0,281 | 0,221 |0,312 | 0,333
A 6,208 0,219 (0,234 |0,246 |0,258|0,267 |0,282 0,291 {0,312 | 0,333
b) Secciones abiertas, compuestas de rectingulos finos
3
J= % h, x (b.) con hi >> bi
. i i
i
3 ,
i
¢) Losa J= h (b)3
3
d) Cajdn cerrado, cuyo espesor de pared es fina, y cuya
fibra media, de longitud L, cierra_la seccidn S _
J = 4 S
i
I
e
e) M6dulo de elasticidad transversal : G

= E
2(17}.0)
coeficiente de Poisson comirendido entre 0,15y 0,25

*kdh%k




10-1-122 Consecuencias

a)

Para obtener una buena resistencia a torsidén se debe
emplear secciones transversales cerradas (secciones llenas o

cajones)

Ejemplo: Sean 2 secciones de mismos peraltes y ancho

y misma area diferentes por la forma:

suma €n 1 - la otra en cajon
Seccicdn Inercia de Torsion Esfuerzo de Corte
el iﬂ—-n—_i%ﬂ .
11 10 Mt
1 Tz_gm ' lheb 3 bed G 0,6 .3
-1
e
Cajon con Paredes 1 . 3 ' Mt
e = J=eb =0,5 —3
Finas — h=b =0 eb2
o b

Como por ejemplo

g -5
6

La seccidn en cajdn gira 30 veces menor, y tiene 6 veces

menor de esfuerzo de corte.

b)

Para las vigas que deben soportar solicitaciones de tor-
sidon importantes ( vigas curvas, o desviadas), es conve-
niente de darias secciones cerradas. Pero se debe anotar
que dando mi3s rigidez a torsibn a la viga, se aumenta la -

solicitacidn a torsién.

fhkkki




10-1-2

10-1-21

10-1-22

Losa Llena

Secciones rectangulares

Losas llenas

La seccidn rectangular es la md@s econdmica respecto a la cimbra

y el colado. Permite ademds de tener el peralte minimum. Tiene

una gran rigidez a torsidn y una gran resistencia al cortante.

Se necesita pocos estribos.

La losa llena, robusta vy f3cil de ejecucidn conviene muy bien para

puentes chicos cuyo claro varia entre 15 y 25 m, con peralte

h =3
30

Losas aligeradas

La seccién rectangular llena es demasiado pesada para claros

] P . .
claro critico ": su peso propio cuesta

grandés (sobrepasando el

como la carga de servicio). Adem3s su rendimiento es muy bajo.

Es interesante de quitar concreto para elegir la seccidn sea:

- en el centro: losa ccn alveoles (sonovoides); cajones
- abajo de la seccidn: losa nervadurada
- en la parte superior de la seccidn y en la zona central con

dos vigas laterales . -

F
O O [mm] 1o ar
Losa con Sonovoide Cajon Vigas - Cajones
L i |
-~ L U U &
Te Sencilla Losas Nervaduradas I
O a
[ ) !
i1 1
L. ]
Vigas Laterales
- ‘ dkkk




10-1-23 Losas con sonovoides
o y Quitar el concreto en el centro de la sec-
. . cidén permite aligerar sin practicamente
reducir su resistencia: el concreto quitado
r tiene brazos de palanca a flexidn (y) y en
torsion (r) muy bajos.
>

‘Teoricamente esa solucidn parece perfecta. Pero esas alveolas son muy
costosas:

en cimbra interior perdida, que debe ser:

- suficientemente rigida para no deformarse
-~  sblidamence fijada para no hundir bajo el peso del concreto
- sdlidamente fijada para no flotar bajo la vibracidn del
concreto
- impermeabilizacidn para no absorber la lechada
- en armado pasivo:
- en el surtido transversal, trabaja como viga Vireendel, para

" secundarias' importantes. Se debe

resistir a las flexiones
ademi3s colocar estribos entre las alveolas, y tirantes sobre

ellas.

Ademds el colado es delicado bajo las alveclas. Las chimeneas deben

ser suficientemente amplias para facilitar la vibraciém.

En conclusidn, esa solucidon debe ser reservada a casos especiales:

como claros grandes con peralte pequefic (sea para puentes de ca-

rretera 20 < 2 < 35 m
con 25 < h < 35 m
h
10-1-3 Vigas -Cajones

10-1-31 Empleo de vigas - cajones

*khkikk



-~ cuando las vigas sor sometidas a torsidn

- vigas paralelas deben tener patines inferior importantes.
En este caso mejor vale distribuir en losas inferiores entre
vigas

£

- vigas con peralte limitado (para puentzs : h <
25

- secciones sometidas a momentos negativos importantes:

Ejemplos:
-~ zonas de apoyos intermedios de tramos continuocs
( o cantilever )
- puentes en doble voladizo: en construccidn todo el

peso propio se toma en voladizo.

10-1-32 Tipos de secciones transversales

Cuando se reduce el niimero, n, de las almas (de espesor a) n x a
disminuye; en este caso el claro transversal de la losa superior

aumenta y entonces aumentan tambi&n su espesor y armado.

El optimum en el caso de los puentes de carretera es:

b<10 | iO<b<15m’ I 15m<b |
I

1 Cajon

10-1-33 Determinacién Jde la seccidn

- losa superior - por flexidn transversal

- losa inferior - por compresién (espesor). En caso gque

39, @ didmetro del ducto del cable; e

contiesne cables e

espesor de la losa.

*kkkk




16-1-4

10-1-5

~s

- Almas. Espesor determinada por:

- condiciones de colado
- resistencia al cortante

~ resistencia bajo el anclaje de presfuerzo

- se inclinan las almas algunas veces - por estética
~ para aumentar el espesor de la 1losa inferior reduciendo
el claro de esa misma. Pero el colado es mas complicado;

se debe prever ductos para los vibradores.

FEjemplos de puentes colados en lugar sobre obra falsa

En este caso, el precio de la cimbra es care. Se debe adoptar

formas sencillias { lo que facilita el colado)

- para claros limitados (inferiores 2 40 m en claros continuos)
y relacion de peralte a claro del orden h> & , se adopta la

. 25
solucidn de losa nervadurada con nervaduras”~ rectangulares

0 trapezoidales.

- para claros mis importantes, o peraltes bajos disponibles, se
7/

adopta la solucidn de viga - caijodn.

Ejempios de puentes con trabes prefabricas

Numerosos puentes son constituidos por clarcos isostdticos de 20

a 50 m. tecdos idénticos, a base de trabes prefabricadas.

El uso del equipo 'necesario para la colocacifn de las trabes es

econdrico que si hay muchas trabes ( miminum 15 trabes).
Segiin las posibilidades del equipo:
- se puede prefabricar elementos muy pesados (claros enteros)

- vigas aisladas

- partes de vigas (mis fZcil de transportar)



Forma

El molde sirve para colar muchas trabes; entonces es ventajosc de

complicar la forma para ahorrar concreto. .

Conmo

se vibra por el exterior su alma puede ser fina.

Se adopta, en general, una forma en I.

El ah

orro de concreto disminuye el peso de la viga, facilita la

colocacidn, y disminuye también el niimero de cables.

Dimensiones

*dmf

Peralte. El valor econlmico es cerca de 1/16 del claro.

¢

Puede bajar a £ . Despuds aumentan los cables ripidamente.

) 20
Distancias entre vigas (d) para vigas prefabricadas d puede

variar entre 2.75 m y 4 m. (Para puentes colados en lugar d

entre 4 y 6 m. el optimum)

Ancho del patin superior (b) determinade por condiciones de

colecacidén o ¥ 0,6 h o & (peligro de pendeo a la coloca-
50
cidn) .

Area del patin inferior - debe ser suficientemente grande

para

- contener todos los cables
- tener esfuerzos de compresidn admisibles durante la

construccidn
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FUERZ4 CORTALIS EiW sLuNENTCS D&

CONICALYC FRUSFORAZLL0.

I i bDrce¢ ik
l, Introcduccion.

2. Ccriportaniento y modo de jalla de elemening de con-—

creto sugeias a Jjuersa cortconie.

E.1. Comportaniento de elcmentos de concreito antes

del ~grietamiento.

g.2, Comportaniento de elenentos de concreto des—-=

pués de aparecer las primeras grielas.

2.2,1. Hlementos <in esjuerzo trensversal,
- Tipos de jella.
- Conentarios en reilacion o falles nor

cortante y fallas por Jlexidn,

.Z2.2. #lenentos con refuerzo trensversal,

- T{pos de rejuerzo troancuersal.,

e

- Contriducidn del copcreto sirsle,

- Contribucidn

O
&

1l acero ZJde re;uerlo ~-

|

transverse

L]

-~ Contribucion delil

Presjuerzo



. MecLlires.

Yecanismos de jfalla en elcmentos sujetos a Juerze

3.1. wlenentos sin refuerzo

I, 2. &tlementos con refuerzo

roctores que influyen en la

inclinagdo.

rd

2,1, £lementos “sin refuerzo

4.2, Klementos con rejuerizo

que inyluyen en la

tos presjorcados sujetos o

slernentos sin raefuerso

£zle..enl~s con re,ucrio

transversal.

transversal.

\

carya de agrietaziento

trensversal,

trangversal.

resistencia de elenen—=—

Juerza cortante.

transversal.

transversal.

Hescict.ncie de elenentoes vresjorzados sujetos ¢ ——-

»

n M r
segun las

crante

Reglamentio

_I.Of'.’.'las

A
L.

Técnicaes conrnlen:

¢

de Conetrucclion pera el Jic--



7. Contribucidn a la resistencia a Juerza cortcnt

cavles de presjfuerzo inclingdos.

Z. Ajenplo le gplicecidn.

e

cde
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PULRZS COXLLNTY B8 2L 8003 DE

COIICRETO FHLEFURZADO.

Titroduccidn,

Les estructuras al estar sujetas a agentes ecx-—
ternos (acciones permanentes, eventuales y acciden-

nertenientos 0 res-—--—

..
™

teles) prosenten diferentes com
puestaes f(egrictamiento, deformaciocnes, vibraciones)
deperdiendo principalmente de: Las caracterfsticas

geonétricas de le seccidn transversal, laes restric-
ciones deyinides por los gpoyos y la calidad de los

v

meteritales empleados,

Pare predecir el comporigmiento de los elenen-

tcs estructurales se recurre en laboragtorio g node-

los jisicos @ escalc Que periiten conocer las res—-—
puestas de las estructuras bajo dijerentes condicio
nes externas, Stcndo ecte vrocedinlento costoso y -

de dijictl reaiizgcidn.

41 dise..~r elenentos estructurales es conve=-—=
niente conocer el comporte.ienito total de elenentos

y reviser doc etuzecs del icno, ¢ cabers



— Fstados linites de servicio. £ 4.5,
- Estados linites de falle. £LF

\
!

Zl1 feglarmento del Diccrite federel, define o =
un estado limite como aquella etapa del comportc—--
niento e pertir de la cual una est‘r'uctura 0 narte -
de clla deja de cumgplir con une funcidn paerc la que

fué proyectada.
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Estados linites de servicio son aqquellos yue -
tivaen lujyar cuando lag estructura llejga a estedos -
Je dejoringeciones, agrietaniento, vibraciones o de--
os qgue aerecten su correcto juncionaaiento, pero no
s: capacidad parae soportar caragcs.

- Zstados lirites Je falle sor los gque corres-
pcnd65 a1 agotenicnto dejfinitivo de Ie cepaclded de
cargﬁ de l¢g estrucrura o de cuciquiera de sus niem-
bros o ¢l hecho dée que l¢ estructura, sin agotar su
capecidad de‘carga sujfra daﬁos‘irreuesibles quUE w=—-
ascecten su resitencia ente nuevas aplicéciones'de -

caru.

Para revisgr los ectglios limites se pueden =
enzlear procedimientcs expeirimentales o bien méto——
dos c¢naliticos basados en evidencigs tedricas I} cx—-
periientales, siendo éste el procediniento enpleado

o

en la nayoria de 10s casos, consiste en:

- veterminar nedicnce un anglisis elgstico v a
partir de las caract:ristices geométricas de los ==
elenc~tos estructurales 'y de Ias solicitacinnes ex-

terrncs, 10s elcormentcs mecanicos ¢ ecciones internal



{Ffuerza normal, momento flexiongnte, juerza cortente
y romento torsioncnte) que se presentan en cada uno

de ellos,

- 4 partir de los elementos mecanicos anterio-

1] N ’
res y nrediante el enpleo ce las hipotesis sinplijfi-

catorics disedar y reviser los elenentos estructurg

les,

Serfa deseable contgr con un procediciento pu=-
ra dimensionagr estructuras de concreto, u¢ nos ber
nttiera deteraingr la resistencia de cada uno de --
sus componentes, sujetos éstos a cualquier‘combina-
cidn de Juerza norual, Jjuerza cortante, nomento —--—
Jlexionante o momento torsionante. Sin enbargo el -

il
avance actuagl de nuestros conocimicntos y el equino

con el que usualmente se dispone en los despachos -~

—
as

de ccélculo, rio peraiten resolver el proslema planteq
do en su forma general y e€s por ello que se recurre
a en~lear nétodos simpliicatorios que consideran =
‘nicarente combinacioncs zarcieles de ciertes accio

nes interngs.



4st anteriornente se estudid el comportcnicn:co
y se obtuvo Ig resistencic de elementos .resforia—-—
dos sujetos e la combinagcidn del »resjuerzo y del -
norento jlexionagnte, naeciendo ceso oniso e la juer
z2a cortagnte Yy el momento torsiongnte,

Ahora procederemos o estudfiar los efectos de -

ok
lg uerza corvante sobre elcuentos de concrete “res
Jorzado sometidos simultdneamerte a la accidn del -

mortento flexiornante y del presfuerczo, ‘

an lo que a continuccidén se seiagla se conside-
ra al concreto oresjorzaedo como ung modalldad del -
concreto rejorzado con las caracteristicas provics

prolducidas por el presfuerzo.

Comportanicnto y modo Je folla de elgmentos de con-

creto sujetos a juersa cortante.

41 agnclizar ¢l comvortarnicnto de elenentos de
=
concreto refornado o0 nre.jorzado sujetos e Juerzo -
cortante se pueden obscrvar dos srendes etepas: lLe

del ceomzortagnicnto del elevncnto agntes de qQque se ——-

croesente el ¢griete.:ivnio y la del comportaniento =



del elemento dessuds del mismo.

2.1, Comportaarento antes del cjyrietaniento,

St analizaios el comportariiento de ung trabe de
concreto reyjorzado o .resjyorzado somegida~a la
accidn de carges de beja intensidad que le pro
ducen nonento jflexionante y juerza cortante an
tes de lag aparicion de las grietas de jlexidn,
;

observamos que este conportamiento elagstico es
similar al-de un material lineal. in este ran-—
go es factible deterningr los esjuarzos a los
que se encuentraon somnetides todes lgs particu=
las que integran la pieza mediance las férnyu-—-—

las convencionales de Lecdnica de ~ateriales.
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1C

4 continugcion se presenten los estados de esjuer
zos de las pariticules mostradas; de esta manera €l
esfuerzo nornagl en la dlreccidn del eje lonpitudi-—.-
nel de le viga fxr se obtiene medignte Zﬁ Joraula de

la eccuzdriag.
)

P “+ Pe + A
Jr == = 5=y = I%' Y 2
En que:

Jx = Esfuerze nornal en lag direcciodn x

P = Fuerza del zresfuerzo.

e = Ixcentricidad

Ha = Homento cortante en condiciones normales

de servicio.

I = Llorento de inercla de la seccion transver
sal.
A4 = Lreaga de la seccidn transversal..

En regiones cercancs a 1os agpoyos y a las car-
gas concentrad.s, Se presentan adencs de esjuerzos

norrcles el eje longitudinel Jde la viga fYy.

r

R @i
AN ~ i
r 1 v
| . | S
[ S—— o} v e —————————— [P SR | ;
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Eristen ccends essuersos cortantes en cada uno
de 2os planos gque dejyinen a la particula 7zy y Vyx
noritales entre =i. &£stos esfuerzos se pueden eve=-—-
lvar con lag ecuccidn:

7o

Vzy = Vyr = —7 —_- 2

’

&Zn el cas¢ perticular de vigas de seccidn rec-

tongulor:
- -
Vzy = ryx = >

Se ha esteblectido que el estado de esfuerzsos en
ui punto cualquiera guede aefinido por los esfuersos
normeles y tarngenciales segun dos planos cualguiera

nerpendiculagrcs entre st.

En un punto cuglyuiera de un elemeontorestructu-
ral, es factible esteblecer un numero injfinito de -
plaenog norzales entre si y dejinir pere cada rwao de
clios su estado de esfuerzos respectruo en junciin
tle 1los esjuerzos nornales, de los esfuerszos cortcne
tes y del c¢njyulo ¢ue formen cade planho con el eje -

lon,itudinael del eclemento.



Parc cuda particula del micmbro eriste un par

de planos en los que el esjuerzo cortante es nulc Yy

en los que Sse presentan esjuerzos normagles; mdrimo

en uno y ninino en otro. Estos planos se denomingr

pblenos de esfuerzos principgles,

Los esfuerzos principales se obtienen nedignte

las ecuaciones:

tay X G . _.Eijijﬂﬁ

de connresion.

—G/



13

zn el caso de narticulas que presentan dn{ca——
nente esjuerzos cortanctes en los planos dejinidos -
vor los ejes "X” y »Y® (vxy y vyx) y que se locali-
zan en 0 abojo del eje neutro, se presenta un esjuer
70 principal mdrimo de tensidn en un pleno ¢ 25% ——
con el eje longitudinagl del elemunto cuyo velor es

iygual.

Jt = Vzy = Vyx °-Q?)
A estos esfuerzos se les denoxina “Zsfuerzo de
tension ciagonal” y son los gue preducen lgs yrietas
incli .ades o grietas de tensidn diagonal que se pro-
ducen ..ebide a la beja canccidad del concreto a re-
siadtlr esuerzos de tension.

X W

Fig. 532

Dircctions nfpotential tracke in Jsimple heam



Si deteraincnos los esjuerzos princioales y:<
se presentan en todos 1os prntos de lcs -iiemnbros, Se
pueden trgzar redes de esfuerzos de tensidn y de con

presidn dejiniéndose trayectoriags de esfuerzos.

Trayectoric de esfuerzo de tensidn.

- -« =~ = Trayvectoria de esjuerzo de compresidn.

!

El concreto es un material que tiene resisten-—

cta consicderable a los esjuerzos de compresidﬁ Y o=

cortante directo y nuy bajo cepecided a la tensidn;
es por ello cue los elemcntos de concreto tienden a.
Jallar segin superficies serpendiculares a las direc

ciones de ias tenstones principeles.

AR N R AR N SR IR RN R SR N

Lo anterior hace necesario gue se .rogorcione

reruerzo Je gcero sarg sosorier aquellas tensioncs

ok

e exceden el velor de lag resis:oonce

o3
f

del concreto.



dnteriormicnte al estudiar clenuntos presforsa-

dos sujetos a momento flexionante se définid el ar-
nado longitulingl gque se locaiiza en lIc zona infeo--

pior de lz viga y que resiste los esjuerzos de ten-

sidn en las reninnes centrcles del elemento.

a«n este etapa, se observa que debido al efecto
de le fuerzaq cortonts se presentan esjfuerzos princl
pales de tensicén inclinados con respecto al eje lon
gitudingl de la uigaJ sstos esfuerzos son los que -
pueilen ortginar le falla dlel elemcnto a unc cerga -
inferior a la gue se ;roduciriia la jallec de jlerion

Jdel nieunbro.

Desde el punto de vista del comzortanicnto de
una vijya de concreto reforzgdo o presforzado es in-
conveniente que la resicsiencla de un elem:nto se dg
»a @ una fallz por tensidn diagonal por ser este (i
po de falle Ze tino fragil, a dijerenctia del ccco -
en cue Jluya ¢l acero longitudinegl presentgiilose —-—

une falla de ti-o ductil,
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Es por ello que convicne ectudiar este tino de
Jalla y eviter que se presente cntes de la rosihle
Sfella por jluencia del acero., Fara eviter es'a fa—-
lla es necesario colocer acero fransversal en jora
e varillas Je acero de rejuerzo o doble cable de -
]
presfuerzo que sigen las treyectorias de es,uerzos
0 bien para siaplificar el procedimiento constructi
vo, colocar estribos que contribuyan en comhlnactdn
con el concreto aq resictir la fuerza cortante ac—-—-

tugnte.

Conviene sefclar que debido al efecto del pres
Juerzo, los elementos de concreto presforzado tienc
unag .mayor capacidad para itener juerza corliante que
la de concreto reforzado.

Z2.2. Conmportanicnto de elencntos de concreto des———

pués de avarecer laes primeras grietas.

41 aparecer las urinteras grietas, EI connortew
wiento cde los elcnentos de concreto deja de —--
ser elcstico y linecl; y por otra paerte, el --
concreto no es wn .:aterial honogéneo siendo i

nocitole predecir lg loceclirecion de los gric::

.

.



V-t
~Y

t=)

s por ells que paera inve.:igar el comnortani.n
to de los c¢lementos Ze cor.creto tento rejorzado
coro presjorzado se ha recurrido a ensayes de -
laborgtorio ¢ue haen permitiZo establecer tarn——-—

bién la resisteacic de este tipo de elcnentos.
£.8,1. slemcntos sin rejuerzo traonsversal.

41 estudiaor una vige de concreto con rejueriv -
lonpitudinal ndecuado, se observag cue a Dejos
nitveles de corga y antes Je que aparezcan las
oriiieras grietes de tensidn debides a la flexidn

el comporteniento del elesiento es esenciaglnenie

®

ldstico, sin embargo, si se incrementa la maj-

i

Sy

IS
.

d de igs cargas, la ruerza cortante puede -

3

originar esjuerzos prircingles que excc.len la -
recistuencie a tensidn Jel! concreto produciéndo-

se grietes inclincias a la mitad del neralte o
en las Fioras injeriores del elemento. Joctas -
grictas pueden cgnarecer en puntos en donde no -
existan yricics ¢ Flexidn o -ueden srescntgrse

cono unag prolongccidn Jde elles caimblando jgra--

duaglmente de inclinccidn,



- T'i.os de falle.
a) Faliz lc tensidn diajonal.

4 partir del momento en que se producen lcs

orietas inclinaedas, el comnortamiento del
. o \ .

elemento dijiere del correspondiente ¢ un
nienbro gue faelle por flexidn. La grieta
inclinada puede gncrecer sibitamente sin
selal previa y exrienderse de inmediatc ho-

-~

cla arridg y hacia ebajo haste causar el -

\ \
colapso del elenento, este ttpo de fille

se dencnina falla de tensidn dicgonal. =In

este caso la carga de aegrietagmicnto incli-
nado corresponde a la resistencia a jue.-a

cortante del elcmento.

{a) web-shear crack °°

——— b

. .

. Flewure-shear

| crack 7 L
- t

| }

Lo 7/ / /i-_‘i .

? [ laaung crack
T Secondary craca -
{b) Flexare-snear crm-x
Fig. 5.4.1
Tyvpes ol tachined cracka (trorm Kel 2y




b) Falla de compresidn por cortante.

Puede suceder que el aegrietanlento incli-
nado se desarrolle grcduglmente y que el

colapso de le pieza se produzca finalnmen-—
te por el uplastamiento de la zona de con
presidn en las fibras superiores del ele-
mento, al reducirse considercblemente la

zona disponible para soportar los esfucr-—
208 Ao combresidn producidos por la fle--
xidn. 4 este tipo de falla se le denoning

de connpresidn nor cortcnte. on e€ste Caso

el eicmento puede soporter cargaes de nao--
yor inlensiiad ¢u: lcs de egrletcnlento -

inciinagdo.

falic de adherencio por cortante.

s
-

Es Fuctible tanbién que se nresente otro

ti o de jFall. cenominada

fella de a.hcron

o
——

ciag por corcernie, en este CasSO Se Dreson—.

tan jgrietas lorsitudinagles ¢ nitvel de cce

i
(5

ro de tensidn, acompaicdes de aplestenicn

te en lg zona e coanresidn corresionlicn

ot

e al extre.o vwe la gricta inclirala.
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Lor Sls
A1 igual gue en el caso anterior, la TeSLE

* " r'("_-v’
tencia del eleaento €s meyor gue lag carg

de agrictamiento inclinado.

Crie v arelreds formsg
‘ ? SLI AT e e URY 30,8
c_ é’ elais Coe Car e
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D) Falls en comprenidn pot gortanie 1
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2 ¢ fFalla en aiherentiy pof certanio g
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Figura % Kepraentacién osquemitica de Jos diferentes tipos de falla en elementes
en los que predomina la {ucmra corwinrte
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- Comentarios en relacidn a las fallas por cor

tante y ¢ las fellaes por jflexidn.

Ls inconvenieite gque lov ixiembros de concre-
to rejorzado o presforzado jallen zor cual--—

guiera de los tres tiuos de jallzs (de cortan

$2

te! seieledus, ya Jue las tres son de tipo -
Jregil. 2s imprescindilble que estos clemen-——
tos se disedlen para que Ia resistcncia se —-—
vregente por fluencio del agcero longitudinal

{seccidn subrejorzadal) que son de tipo dictil.

4 la carga qyue se tiene en la vija al nuzen~
to en que se presentan las primeresS grietes

inclinedas (tensidn diagoaal) se le denoming
carga de agrietexiento inclinado; en algunos
cesos este valor corresponde a la cerje méxl
ma gue solorte el el.nm.nto antes de su falla
por tensidn diageral; sin embgrgo, haey otros
€casos en gue se puele seguir increrentando -

esta cargae hasta que se nresente algung de -

b
(3 3

08 otros dos tisos de sellas: #allag de con-

presicn por cortgnte o fella Zde adkérencic -



to
3V

por cortante., Lsta posibili:ad no es srececi
ble y se considera que lg resistencia del --
elemcnto corresgonde a ’a carga de agrieta—-—

miento inclinado.

2.2.2, Zlementos con refuerzo transversal.

¢

inte& de comentar el comportamiento de los elz
mentos de concreto rejorzado Yy presforzado en
rejuerzo transversal y desphués del agrietanicn
to es convéniente mencionar los dijerentes ti-

pos de rejfuerzo tragnsversal.

EFristen varios tipos de refuerzo transversal,

los mds coumunes son:

a) Varilles dobladas.- 4 partir del punto en -
que no se requiere lg totelidad del ccero -
longitudinagl, cc jactible dovlar cierio nor
centaje de verillcs, llcvarigs y enclaerles
a la ~ona de co.:nresidn del mienbro. fste -
doblez cde verillas gproduce clerta capacive’

a €sjuerszo cortcnte.



c)

d)

0o
(2]

Istribos inclinados.- sste tino de estribos
. . .0 o

puede jsoruar gagulos de £5° a 60 con el ==

cje longitudinal,

Lstribos verticales.- Xg el ti .o de rejuer-

20 transversal m’s conveniente. Bstos ectri

hos pueden ser ghiertos o cerraedos, siendo
rd [d » -

estos uitiimos los unicoeg recomendados., De -

Lrreferenciac deben ser eganclados mediante gan
s 0 eO , .

chos a 1357 como se rmuesiran en las jilouras

adjunias.

TN
F ,/:I 13°

Fig V. Anclojes de estribos

Cables de precjuerzo inclingzos.= Al iyucal

0S5 Cca=—

(&}

que en el caso ide Ilas varillgs, e
sles producen capacidad nara reducir lg --

Juersa wortentea.
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Ll comportemicento de nlembros con refuerz0 =—-—-
transversal antes de que se presengen las.bri~-
meras grietas inclinadas, es semejante al de -
los mienbros sin refuerzo transversal; sin en-
bargo, al momento que aparecen éstas, el acero
transversal cnpieza a trabajar y reststir los

esfuerzos Jde tensidn inclinada evitando que se
progajuen 1.s grietes. St le cantldad de acero
transversal es adectada, la posivle fella del

elenento se resente - por fluencia del ccero

longicudinal,



1ah)
(4

De los ensayes de laboratorio, se ha deterninc
do yue lg ccpacidad de un cienrbro a fucer.a cor
tente es igual a le suna de la capacidad del -
concreto sinnle y Ia carecidaed del refuerio =—-

transversel,

3. Yecenismos de jfalla en elonentos sijetos a juerza -
cortanie.
Con el fin de simplijficar 1o cugnitijicacion ‘e
la. rcsistencia a fuerza cortante de los elenenlos -
1
de concreto rejorzado y vresforzado se han itdeado -

mecanrisnos de falla.
3.1. Elementos sin refuerzo trgnsversal.

Si en laloratorio ensaydaramos una vlga de con-
creto sin reyuorzo trgnsver-sal con acero longitudi-
nal a..ecuedo a 1:8 necesidades de 1-5 carges ecxter—
nas P y se increcnenta el valor de P desde O haste -

la fella del elcnuonto, sec pueden presentar Jdiferen-

tes clternativas de rfeolleo.
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Al 1llegar al veclor de P correspondiente al agrig
taniento Pag. se presentan las prinercs grietus in-
clinades de tensidn dlagonal mostradas en la flgura.
Estes grietas se propagan hacila ebajo y hacia arri- .

bg del medio peralte hesta llegar a la zona de con-

presidn del elemento.

£n este momento se pucde desyinir el siguiente

diagrama de cuerpo libre.

NCTA. E1 diaggrena de esfuerzos de tensidn en el ace

ro longitudinel se supone lineal & senejante

al diagrcna de momrento jlexionante del elemen
to debido a gque el comportaniento del eleren-
to hasta el momento en que se presentan las -
prineras grictas inclinacdaes se puelde conside-

rar el¢stico-y lineal.
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La aparicién de la grieta de tensidén dlagonal

pioduce en el iienbro ires efectos:

- Se reduce le sona que resiste los esfuerzos de =—-—

compresidn en el mienbro a la profundidad .

- Se rcduce lc capccldad ¢ fuerzae cortante del nicn
bro pues un valor iniciael bd se llega a un valor

by al presentarse dicho agrietaniento,

« Se itncrementa el esfuerzo g tension en la seccidn
447 de los varillas longitudincles al paser de un
esfuerzo fa a un esjuerzo fb después del agrietag-

miento.

Se debe considerar que desrués del agrietaniern
to inclinado se requicere contar con una lonapitud de
anclaje de dé3arrollo_gdecuado de las varillas ée -
acero longitudingl a pertir del punto.4 para lisi-ar

el ec uerzo fo yue se presenta en dichzs varillec.

d osertir del nuevo estqglo el nienbro se pue.le
descricir cono un . rco gtrrantaedo con lg Jsormnag nog-

trece.



Se puedern nresentar varias posibilidades.

a) i1 drea reducide by sea insuyictiente nare
resistir la fuerza cortecnte cctuante, Hro-
pegandose lg griete inciinade y fallendéo -

¢l niembro por tensidn dicponal,

I\

b)) ol wvaior de 1 seo menor que 2! valor de ¢

requerido pora resistir 1los esjuersos de -
compresidn preventandcse una jalla nor ——-

aplestegmiento del concreto @r esa nona (fo

-

lla de compresidn sor cortantel.

¢) La longitud de lg varilla a la izquie: ia -

de 4 seca menor que 1o 12 lonpitud de Joco-

——

rrollo requerida y sc¢ presente ura falla -

de adherenciaq por coritente.

—~—

3.2, &leimentos con refuerio trenswversal,

& purtir oci monento en que se cresentan 1 o -
primercs srietas inclina-~s el resucerzo trensversal

eapiera a trabajar evitcado se continden los grietaos

inciinaaes ¥ 1ce salles nenciongueas anteriorrneniéc o

increncvritendo le cepacidaed el elenicnto a juersa —--

corignte.



i fines del siyglo pusado, Ritter pro.uso ung -
ideclizacidn de la contribucidn Jdel ecero transver-
sal a fuerze cortante y le denorind "dnalogfa de la
arnccura”, esta analogia sigue enpleandose hasta la
Jecha y cirve de base pere definir la contriducidn

del qcero traensversal.

anclogia de la ermcdura.

Un nienbro de concrcto rejorzado con qacero ——-

transversal se agseneja a una arnadura en lag yue el
i

i
refuerzo longitudinal corresponde a la cuerda infe-

rior, la zona que trabejea a compresidn del concreto
la cuerda superior, los estribos representan las --
diagoneles que trabajan a tensidn y la z2one dejini-
da por dos grietas inclincld:s las diegonales a. con-

presidn.,

T+48T7

FNigura 5.8 Analegia de h simadura

7



£Zn esta enelogia se ha despreciado el neso pro

pio y las cargas distridbuides entre grietaes ia

P g

elinsdas.

Dei cuerno libre del nudo se tien:

EFuza . T+AT - T= Awfs Cor +Fe cav ® -(@)
AT= /\\-‘7[:‘ tar X4 Te covd

i’: '*'& =0 ¢ /% W,‘frb Sral = F g Scne @ —_ % )
\' .
51 increento del momento [/ se obtiene
AM= AT. = ATs A M
T
Pero: B —
! - - !
Am= Vs AT= V's
Z
Substituyendos
\j i’(‘ A / o’ [ T 9
2 e Awv ]y ey NH TO Cov &
TS - 7
bt
; r f i N Ly &
V/-S“. /'\'J‘,Z_;L.éﬁfﬁ(f;. f\U’js i Lews D
= 72
/ . o
s v /
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Sea
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&
Sea

81 valor del cortante V'’ que intcresa es el cue
curresponde a Jy.

e N
V= A J-= <L:SA«\ «x +=C;S-!¢ﬁf)

S

Pora estribo verticals:

o(:,io"

v Sy oo
V= _/}_ /‘7
S
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. ] 4
Esta ecuacidn oroporciona La contriducidn del

scero tronsversal a resistir la fuerza cortante ac-

tegntc.

C s (4 '
AN r r
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v\\ﬁ\\. é 1 NN
{a} A sizel tuss
4 Concrete Web resntorcemrent
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(b) Truss action n g reinfsrced concrete beam

= Loncrele —~Web remnforcement
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1 Sl DR AN O NS 3 '

A A B N NA Wk .

A A A NN
o . . . S e o, O AN AN MY ._\\

{d) Truss actonin a renforcea concrate becm

| ' ‘ : 1
1 I Y !
1 b J I ,
i
| I - L L |
WS e
{e) Req%orced Cancrele Cenm adn cart cel web reinforceinent
Fig. 56 2

Truss unzlogees,
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Factores que influyen en la carya de agrietagricnto

tnclinado,
4.1. Elenentos sin esfuerzo trarnsversal.

Lxistea varlos factores que influyen directo—-
nente en lg carga de agrietaniento de -un miecumbro de
concreto reforzado. Los que se consideran de rayor

in-ortancia son los siguientes:

o) Resistencia de concreto a tensidn.- Se ka 0l
servedo que a mayor restotencia del concreto
a tensidn iayor es lgc carga de ajrietauniento,
cste factor se represente por }&{?ﬂ? dado
que la resistencic a tensidn es funcidn de -
la rcié cuadirada de la reststeoncia a compre-—

slén Zel concrcto.

b) Porcentcyjec de ccero longitudinal.- Los iuicii-
bros que cuentan con meyor porcentaje de ace
ro lonpitudinel ¢ tensién proporciongn car--
Jas de gorieteirlenio suzerioreys a 10s de V..~
Jos porcentajes, Jsto se dede a gue on Sonc.o

’

a;rietaias a ylexionr se reduce lg cupecl ol



del concreto a jfuerza cortante, reduciéilosc

la rarga de agrietaicicnto inclinagdo.

c) famaiio.- Se ha observado que en los ensalyes
de laboratorio, a itayor temario del elcrmento
mencr carga de agrict.miento inclinedo.

d) felacién 72 ancho ¢ peralte.— Se tiene na--
o carga de cgrietanticnio en elemenitos con

uayor relucidn de anchc ¢ veralte d/h.

e) ussheltez,~ St defininos la esbeltez an un -
miemnbro de concreto reforzedo coito lg rela--

cidn del clgro donde existe fuerza cortcnte,

W}

el 2eralite; se ha cobitern.do en lagboretorio --

gue al auunentarse la eshelter del clunvato -

se reduce la carga de agrieluniento,

¢

- am
C’*’Qk’!@.’. -— P

Vel
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Zsta relacidn inverse ent-e ssbeltez y carjc
de aqgrietamiento, se exrplica por lo siguicne-
te: A mayor ecbelicz wmayer aqgrictanicnto nor
JFlexidn y meyores concentraciones de esjyucer-
208 en las partes supericeres de lecs grietce

al reducirse la zona perc tomer fuerza cor--
tante. Lstas concentraciones de esjuerrzos in
crenentan lcs posibilidcdes de yue se prosen
teﬁ grietas de tensidn diagonal como‘conti~—

nuacidn de las de flexidn.

En elementés de esbeltez reducida o sea loc

que tienren cargas cercan«s a los apoyos, Ios
esjuerzos noriicles de compresidn [y disninu-
yen el valor del esjuerzo princinal de ten--
sidn y qumentan la carga de agrietamiento in

clinadq.

Carza axiael.-~ Los mienbros sujetos a Jjuer.aes
cxiales de conpresicn descrrollan esfucriog
noriales de comprect’n yue reducen la rfensidn

dicgonal y por lo tentoc 1os agrietenientos i

-e
o~

clinados; por otra perte las cargcs axicles
de tensicn _roiucen c¢sfuerzos Jle tensidn din-
ronal y reducen Ja cuonacided a carga Jde aorie

tzniento inclitna-to.



(&)

g} Corte de varillas longitulinales.~ Zn las a0
nus e€n cu2 exrlste Juzsrac cortante al coriar-
se varilliags lonpituilinales trabajando a ten-
sidn se gproducen concenirgciones de csjuer——
208 yue Lrowvocan grietas de jflexidn, Jsto a
su vez increnenta los esjueirrzos corcaentes vy

.CS

Jecilita la Formacidn de yrietes inclina

(&}

como continugcidn de Ilcs grietes de tensidn,
do 8. Ligrientos con rejuerso trgrsversal.

Se comentd anteriormente que esto0s wmichbros —=—
nresentar un comnvortamiento semejante al de 105 ===

miewbros sin rejucrso trgnsverscl hasta el nontento
en gque aparecen lgcs priwceras grietes inclinedas, =—-
lueyo los Fectores que ingiuyer en lg ccerga de ———-

agrictaniento inclinado son las nerncionadas ancerior

nente.,

factores ¢ue infliuyen en la reststencia de eluiicn=-

tos presyorzados cugyetos a juerzag cortante.

-

5.1, Zslementos sin refuerzo transversal.



Considerando gue no es jactible predecir en =
un nilembro de concreto reforzqdo si la carge de Jjc-—-
lla serc¢ wcyor qus la del aprictaniento inclinado -
se hag definido couo resistencie del nlembro la co--
rrespondiente a la carga de agrietaniento inclinag--

do.

De lo gnterior se concluye que los foctores -—-
gue inffuyen en la resistencia a fuerza cortaente de
un micmbro de concreto reforzado sin rejuerzo sin -
rejuerco transversal son los misnos que los especi-

: |
Jicados para la carge de agrietaniento en este tipo

o
de elenmentos.

\

5.8, tlementos con refuerzo transversal.

Los ensayes de laboratorio reclizados recicnte
nente denues:ren que la resistencla a juerza corten
te de un iembro Jle rejfuerzo transversel es lgucl «
le sune Je la contribsucidn del concreto ¥y dla del rec
Juerso transversel. Los jactores que injluycen en lc
contribucidn del cuncrato han sido mencionados anie
riorignte y los corrésyondientes al rejuerso trena-
versal se rueden dJdeducir de la agnalogic de la ar.c—

d:rag prouyueste dor Rltter.



6. nelistencia de elementos presjorzados sujetos a =—-
Juerza corignte segun MNormags {dcnicas Conulerenta—-—
rigs del fejlemento de Construccion para el Distri-

to federal 1977,

4 pertir de los diagramas dec elenentos necdani-
ces sbhrenilos del gndliscic estructural se deter.:i—-
nan la2s acciones interngs Ultimas tonaendo en cuonta

los Jactores de carga establecidos,

Vua = ¥.C. Va = {7)

Combinacidn de acciones permanentes y eventuc-—

les.

.4 (Verm + Vev) @’)

Vua

Vua = 1.5 {(Vem + Vev) CJ)

Cuando se pueden presentaer ajlouweraciones con-

sideraglles.

.

Conbinacidn de acciones perranentes eventuacles

y accidentales.
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Vea = 1,1 (Ven + Vev + Vs) (})

Se toma la meyor de ( 2) y (4 ) o (3)
y (4).

6.1. Contribucidn del Foncreto sinuple.
\

6.1.1. St la resistencia del presfuerzo eryec—
tivo ‘representa menos del 407 de\la -
resistencic a tensidén de todo el re-——-
Juerzo de tensidén {presjorzado y sin -
presfuerzo) se emplecn las lecuaciones

pera eveluar Ve definides pera concre-

to rejorzado.

6.1.2, Si la resi.tencia del presfuecr.o efec—

.

tivo representae el 10,5 o més de la ro-
sistencic a tension ce todo ¢l rerucr-

z0 de tensidn (presforzedo y sin nrec-

Jorzar) se emplea 1a siguiente ecuacidn,

oo yhe) e
Ve =Fa bd (os 7 450t ) — (&

AN



En

Ve

v
4w

at

N

I

il

fuerna cortante yue tona el concreto —--—
simple,

Magctor de reduccidn de lg resistencia -
con vaelor de 0.8

Aincho de la seccidn rectenyular.

T

Fuerza cortante aectugnie en la seccidn
considerade.

Nomento flexlonante gctrenie en la sSce-
cidén considerade.

Distancia de la fibra extrena en conpre
sidén al centroide de los ten&ones de =——
presfuerszo,

Resistencla nomingl del concreto a com-
presidn.

Para diselio se prede considerar:

f“?f: = 0,8 f’c s @}

Zspecijficaciones connplenentarics.

(1) Ve minino.- £l esjuerzc Ye obienido de lg -

ecuacion debere ser nayor gue:

7c

1

g

. N . P
min = 0.5 #r b7 Jc —{ )

~



(2} Ve mérino.- £1 esfuerzo Yc obtenide de lea

ecuacidn dederg ser menor que:

Ve mexr = 1.3 Fr bad Kf;:_\ - (:Q)

(3) Secciones T, I o L invertidaes. E1 velor de
b sealado en la ecuacidn __f: se substituy
ye por b® (ancho del alma) y en esta ecua-
cidn se transformna en la sigulente:

Secc;ones T ol

Ve = 7r (b'd + t2) (0.15 Vi %'t 50 EEE;.> ~<?7

Seccidn L invertida

Ve = Fr (b'd + ts) (0.15‘/;:’: 50 12t ) (v0)

£Zn que t = espesor del patin.

(4) Consideractones sobre peralte y relacidén -

pecralte-ancho.

El velor de Ve obtenido ¢ lgs ecracicnes

¥ 7 y /9 cs vélido si se cunpien —-—

las siguientes condicicnes:
h < 1.00 n

_hoe 6
b-‘



Zn gue: h = peralte total.
St no ce cunplen estes condiciornes el va-
y PR . P copnd
lor de Ve obtenido en lgs ecuaciones <,
[+ P
7y /9 se reduce en un 20,
Ain secciones Iy I oL la relacidn h/b sec
toma como hj/b’
Be8. Contribucidn del acero de i'cjuerzo transversal.
- Cuando V“h seaq mayor que vc se reguicreg re-
Juerzo por tensidn diagonal, el Gue estard forigdo
por estribocs perpendiculares al eje de le plera, -
con esjuerzo nominal de fluenciag no mgyor de =——-——-

[»]
fy = 400 £gicer”.

i1 espaciainiento s de los eciribos se deterni

na de acuerdo ¢on la ecuacidn:

o = frodv 7y od

‘g = /¢

&N quer

3 = Jeparacidn de estribos nornales al eje de

le _.ieza,



dv

ha
[,

= Areaq transversal del rejfuerszo por ten-
sidén diegonel (estribos) espaciaedos a
una distanciac 3

= Usfuerzo de fluencla nominal del rejucr

30 transversal.

EFspecijicaciones compleitentarias.

(1)

(2)

(3)

t

Separacion mdazima por area minima de re—-
Juerzo transversal.
S mdxr = Fr _dv_fy
3.50
”

in secciones Ty I o L, b ce substituye por

b’l

Separecidn méximg de reruerzo transverscal.
- St Vre< 1.5 Frod \/7;:\

s méx = 0,75 h.
- Si V#a 7> 1.5 Fre bd V';;:\

s mdxr = 0.37 h

|

Juerza cortante ultinag actuante mdxia

J

peraisible,
o o

Vua mecx = 2.5 Fr bd Jfc

Si Vue > Vua mcéx se debe camviar la seccidn

transrersal del elemento,
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Contribucidn a lc resistencia a suerza cortcnte de

cables de ;resjurerzo inclinzdos.

£n €l caso de vigas en gue los tencones de =-—
rresjuerzo son desviados en sus extiremos, es fectl
ble reducir lo juerza cortante actuante debido ¢ -
la ceoutpenseeion yul produce la coaponente vertlical

'

del sresjfuerzo.

Lrn el case de piges de concroto presforze » -

corn tendornes de trayectorics rectas coro el casc -

de le¢ jigura mostraeda a continuacion.

g f
| A c] < °©
| b |
. -r Ptk = o ——— — '“""""’ — e
il f;ax\»,“:’;‘ . 3 M
oo i
a ' -

Sn los secc.ones locglizadas >ntre 4 y B, C 1 D,

se presentan rendones inclingdos de presjuerio o=

existe la ccngonente vertical del resfuerzo yue -
. oo,
s¢ pucde obtener de gcuerdo con lag siguienie ecug-

cion:
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Conponente vertical del Jresjuerzo = Fscn e
-~ b
Lo

) \/Q‘io
sn el caso de vigaes de concreto oresjsor.cco =

mediante tendones con curvatura parabdiica se pue-
de obtener lg componente vertical del presjuerzo -
de la sijuiente manere (sieupre i cugndo la resul-

tante del presfuerzo no gresente excentricidcd ¢n

4

el extreno de la vigal.

3y

Componente vertical dvl presjuerzo = P sen >
[3
2
\Ares A

L
\\w)/ ,,/% }L

|
-
4
~ = L

N / \\ = ‘\\\\ N ' - ~ ~
t’r.ro’;,@_ - - A
. <y ——— <
cf‘ \ — S
e, & T .
Pl e P

-
o e

(.

ew <

A
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De acuerdo con leg propiedad de la parchola

-y '77" 8 =
Sew Y = (c,uuo/ = N~ - 7_E
- s _,{7
i/,
A

E = Zxcerntriclidad de los tendones de presfuer-
zg al centro del claro.

I = Claro de la viga.

La ¢oinonente vertical del presfuerzo en este

casd se puede obtener de la sijuiente nanera:
~T> : ('p/‘t“'x)
{SW"’{' s st S A

- o -
7 S \(x) "10/:2‘

z = Distaencia de lg seccidn considercda al cx-
trezo de le viga.
3 \
= S "‘/:“"‘3

Poea V(n) = TRIE : .
£ N '-f/.)_ /

.
LY

Para el caeco en gue les trayectorics de 10os =
tenlones no scaen garaebdlicus y cresenten otre tipo
de curva s comalicede, es Jfostidle sin gran crror

sinlear lags ecugceciones ghtariores.
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FUERZA CORTANTE EN VIGAS PRESFORZADAS

DE SECCION COMPUESTA

Una vigo de seccién compuesta es un elemento estructural formado
por dos o mds materiales de caracteristicas diferentes. Existen diversos ti-
pos de secciones compuestas; sin embargo el caso que nos interesa en este
curso, es el de trabes ds concreto presforzado, prefabricadas, que trabajan

en seccidn compuesta con una losa o firme estructural colado en el lugar.

A
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Las trabes presforzadas son prefabricada en plantas y posteriormen-
te transportadas y colocadas en el sitio definitivo. En el lugar de la obra
se cuela sobre ellas fos firmes o losas estructurales, formando al fraguar y

adquirir la resistencio adecuada una viga de seccién compuesta.

N



La prdctica usual, es que el concreto empleado en la trabe prefabri
ceda y presforzada sea de mayor resistencia (en nuestro pafs se emplean con-
cretos de f'c = 350 a 400 Kg/cmz). que el de la losa o firme colagdo

in situ (;f°¢c = 200 A’g/cmg), |

Con anterioridad, en la parte cosrespondiente a flexidn, se estudié
sl disefio y ravisidn por flexién de viges de seccién compuesta. Ahora nos =
dedicaremos al estudio de su comportamiento bajo la accién de la fuerza cor

tanta,

En Jas vigos de secciSn compuesta es necesario asegurar que no exis
ta, io posibilidad de desplazamienics horizontal relatives en la superficie de —
contacto, entre fa losa o firme colada in situ y lo trabe prefabricada, ade=

mds se debe asegurar, que no se presente una separacién (normal a o superfi

Para evitar el desplazamiento horizontal relativo entre los dos ele-=

mentos se dejan superficies rugosas o las denominadas flaves de cortante - =

(Shear Kegs) en las trabes prefabricadas.

~

Para evitar la separacién de los dos elementos en el sentido normal =
a la superficie de contacto se emplean conectores de cortante (varillas de es=

fuerzo). Estos conectores deben estar convenientemente anclados en los trabes



presforzodas y coifar en una longitud ae desarroilo suficiente en fa losa o
furme estructural.

Es vsval tembién emplear a los estribos de la trabe como conectores
para fesistir fusrzos rasantes, para ello, se aumenta su longitud de manera -
que lleguen @ la losa y se doblen en ella con la longitud necesaria para de

sarrollar su ancloje por adherencia.

Convlene recordar que en cualquier particula de una viga, existen

esfuerzes cortantes en dos planos normales, (V/,,) esfuerzo cortante vertical

¢
y: ( JJ, )- esfuerzo cortante horizontal.
B ——— 2];( l

IDK] ’Z/n;

L4

> ZIJ)C

-‘Ar-ltariormenfe estudiames los efectos de estos esfuerzos cortantes en
conjunto con los esfuerzos normales producid®d por la flexiéa, preseniéndose
esfuerzQs de tensidn diagonal que son resistidos por el concreto y/o por los
gstrib%.. Aherg kien, en el caso de secciones compuestas, conviene revisar

c: plane de cortacto entre las dos partes que integran la seccidén compuesta,



o 4 =

por ser éste un plano con carccteristicas especiales, en el que es foctible
se presenten desplazamientes verticales u horizontales entre la trabe y la

tosa .
en
Para revisar por fuerza cortante vigas de seccién compuesta se em
piean los mismo criterios espacificados en secciones simples, considerando
o lo seccién compuesta como un elemento monolitico en el que el perclte
. - ¢
y ¢! momento de inercia son lus correspondientes o o propia seccidn com=

puesia.

Fara revisar la capacidad de transmitir lo fuerza rasante de la tro
( <

‘ to-
be a la losa o firme estructural, el reglamento del Distrito Federal 1977 ha

definide las siguienfes especificocicnes:

Efecto: de la fuerza cortunte.

1. E! esfuerzo cortante horizontal, v, , en lo superficie de contac
- by -
to entre los elementos que forman lo viga compuesta puede calcularse con =

ia expresidn /

v =V
h FRB d

v

donde ) A

Vo~ fuerza cortanie de disefio . Lo



bv"‘ ancho del &rea de contacto

d — peraite efectivo de la seccién compuesta :

Ii. Debe asegurarse que en la superficie de contacto entre los ele
\

. » v
mentos componentes se trasmitan los esfuerzos cortantes que ahi actdan.

{Il. Para trasmitir en la superficie de contacto los esfuerzos cortan-

tes de disefio, se admitirén los valores siguientes:

1. En elementos donde no se usen anclajes metélicos y la superfi=
cie de contacto esté rugosa y limpia: 3 kg/cm2 (se admitird que una superfi-

cie estd rugosa si tiene rugosidades del orden de 5 mm o mayores) .
2. Donde se cumplan los requisitos minimos para los conectores que

«dica el inciso IV y la superficie de contacto esté§ limpia pero no rugosa:

é kg/cme.

3. Donde se cumplan los requisitos minimos para los conectores del

inciso IV y la superficie de coniacto esté limpia y rugosa: 25 kg/cmzo

Cuando el esfuerzo cortante de disefio exceda de 25 kg/cmz, el di=-

sefio por cortante horizontal se hard de acuerdo con los criterios de cortante

por friccién de 2.1.5 k).



IV .. Pora gue ssan vdlidos los esfuerzos prescritos en 2 y 3 del nd=
mero 11l deben userss conectores formadas por barras o estribos normales al
plano de contacto, El drea minima de este refuerzo serd 3/f, veces el drea
de contacto (F\,, en‘ kg/cmz). Su espaciamiento no excederd de seis veces el
‘espesor del elemento colado en lugar ni de 60 cm. Ademds, ios céneci’ores

/
deben anclorse en embos componentes del elemento compuesto de modo que =

<n el plano de contacto puedan desarrollar no menos del 80 por ciento de su

esfuerzo de fivencic,

VY. El refusezo por tensidn diagonal de una vigo compuesta se di-

mensionord como si sg tratara de -una vige monoliticn.de la misma forma.

Resistencia a fLerza cortante por friccidn.

Estas_disposiciones se aplican en secciones donde rige el cortante -
directo y no la tensién diogonal (en ménsulas-cortas, por-ejemplo, y en de-
talles de conexiones de estructuras prefabricados. En tales casos, si se nece
sita refuerzo, este deberd ser perpendicuiar al plone critico por cortante di-
recto. Dicho refuarze debe estar bien distribuido en la seccidn definida por
af:plano critico y debe estor anclado o amhos iades de. moda qt;e pueda al-

conzar su esfuerzo da fluencia en el plano mencijonado.

Lo resistencia a fuerzo cortante, Vp, se tomari como el manor de =

lu. valores calculados eon las expresiones siguienies:



FV(Avfofy + Ny
- Fy [14A + 0.8 (Ayefy + Nu)‘]

0.3 Fg f*, A

donde A, es el drea del refuerzo por cortante por friccién, en cm?; A es
el drea de la seccidn definida por e! plano critico en em?; N, es la fuer-

za de disefio de compresién normal al plano critico, en kg, y « el coefi=

4
ciente de friccién que se tomard igual a 1.4 en concreto colado monolitica
mente, igual o 1.0 para concreto colado contra concreto endurecido’e igual
a 0.7 entre concreto y acero lominado. Los valores de/u anteriores se =

aplican si el concreto endurecido”contra el que se coloca concreto fresco =

tiene rugosidades del oden de 5 mm o mayores, y si el acero estd limpio y

sin pintura,

Zn los expresiones anteriores, f, no se supondrdé mayor de 4200 kg/
-/cm? . Cuando haya tensiones normales al plano critico, sea por tensién di-
recta o por flexidn, en A no se incluird el Grea de acero necesaria por es

tos conceptos.



ESFUERLOS EN ZCHAS DE AWCLAJE DE PRESFUERZOQ,

En las w@onas de anélaje de los tendones de presfuer
49, Se presentan 2sfuerzos de consideragble mecgnitud que -
pusden llegar o ocesioner fallas del elemento presjorzqdo
al no tomarse las precauciones adecvadas. La fallc se ma~
rifiesta por la formacidn de grietaes longitudinales en ==
los extremos de las viga; preéforzada$w Fs factible da ==
gpitar esta falla, si se determinan con mds o0 Rmenos preci
gldn los esfuerzos actuantés debidos al enclaje delipres~ :
Juerzo y se coloca el acero transversal requerido par e;«'
tos esfuerzsos.

Sin embagrjo, el determinagr la magnitud de 103 e8==-
Juerzos es un problcma.de no facil solucidn; ademas e ia
paservado Jue lags caracteristicas que se prcsentaen en las
elamgntos pretensagdos son diferenites a las que Sse presen=
tan en los elementos postensgdos. 4 continueccidn se mues~-
¢rFrcn los diaggramas de cuerpo libre de los extremos de vi-

2

§eS preétensadas Yy postensadas:

ire’
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{a) Pretensioned beams
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(&) Post-tensioned beams

: Flg. 5-6  Anchorage forees,



Yy

e

&n las figuras anteriores, se pueden observar (tan-
¢0 en piezas pretensadas como postensadas) las fuerzas ac
tugnitcs en el concreto en las zonas extremas de 125 vigas
debldas a la transyercncia del presfuerzc y a lcs reaccio
ey verticales. Tamdilén existirdn en estas secciones aun-

yue no se muesira en las figuras agnieriores, esfuerzos ==-

cortantes y esfuerzos normgles debidos a la flezidn. Sin

embargo lac rueraa de mayor magnitud y mds erfiicas en es-
te .zona de la viga es la de tranferencia del presfuerzo,=-
la cual es varias veces mayor ern magnitud que la regccion

vartical. :

€

£l problema-pues consiste en determinar primeramen-
8- los esfuerzos creagdos en las zonags de agnclaje por lgs

fuerzas mostradas en las figuras anteriores. JDado que hay

[

Ry cuacentrucion de fuerzags de gran magnitud en los ex=-
treaos de las vigas presjorsagdas, Se desarrollan esfuer—--

&08 notables en el gconcreto. -

Esta concentracidn de esfuerzos, que se desarroll.
er Jlos extremos de las vigas presforzgdasy, se considerag -
cetu.nte en una longitud iguel a un perclie de la secciin,

®'s ¢llag de esta seccidn el presfuerzo se ha.transmitic

“
'



y los efectos de coancentracidn de esfuerzos son desprecic
bies. 4 esta regidn de las vigas limitadas por los extre~
nos y un peralte de las mismas se les denominag zonags de -

transferencia.

[} M - - -
Los esfuerzos en lags zonas de transferencia de lgs

vigas varlan aprecigblemente en cuagnto g valor y naturale
za a lo largo del claro, peralte y ancho 'de la viga. Lris
te una gran variedad de soluciones empiricas y prdcticas

para la determinagcidn de estos esfuerzos basagdos todos —-

ellos en hipdtesis simplificatorias.

\
Entge las diferentes so}uciones que podemos uttli--:
z2ar para la determinacidn de los esfuerzos en los-extre--
mos de las .wigas, la solucidn bidimensional bdsdda:én_}a
teoria de la elasticiﬁad, da “resultados dceptables. In es

. — -

ta teuria la injluencis de las reécéioncs verticales se¢ -

desprucia y ‘se considera jyue I: fuerza de presfuerzo se -
distriduye como unag carga lineal en lo ancho de la viga.-
4 concinuacidn se muestra en la figurae siguiente la sec—-

cidén idealizcda de acuerdo con esta teoria:

GOND AND ANCHORAGE : ’ 165

o "
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Fig. 5-7 Idealization of tac anchorage
aoue for two-diincnsionnl analysis, d




Los resultagdos de estag investigacidn, nos muestra -
¢ue las Juerzas del presfuerzo mostradas en la figura an-
terior, producen esfuerzos de tensidn en varios puntos ce
lag zong de transjerencia. La figura siguiente muestra una
ideclizccidn tipica del extremo de la viga sujetas c dos
concentraciones gimétricas de carga. Los esfuerzos de tern

sion eparecen en las dos slguientes regioness

e —— e - e = =

/
SN
/_g N Bursting i . :
N 20088 _
7} \
(7 N . ,
\;:h Fig. 5-8 'Tensile stresses at the spalling

t
! Spalting zones —~ <}
'
f
. and burstirg zones. .

l.= Inmedlalanentc dCSpugs del punto de ainCac;dn
de las Juerécs del presfuerzo y deniro de la zona de ¢rany
ferenctc, existen las zonas denomiﬁadas por el lo, 1, se-
gun ge muestra gn la figure cnterior. Los esfuersos ¢ue -
agul se presentin, se denominagn esjuer:os de explosion -
{bursting stresses). La posicidn exacta de esta zong Cgw-—
pende en el casc de vigas postensadas del drea relativa ~

"de lgs places de enclcje del presfrerzo (postcnsado)o



'Meo- En extremo de lu seccidn de la viga entre lgs -
placas de anclaje del presfuerzo y cercano ¢ lzs8 fidbras -
superiores @ inferiores de la viga, se presenta otraz zona
de esjuerszos de teasidn, sefaglcdas en la figurd con el Ko,

2 (spalling stresses).

Las zonas sombreadas representan las regiones en --=

gue se presentan esfueraos de compresidn,

La distribucidn de esfuerzos mostrada en la figura
anterior ha sido verificada mediante estudios de fotoelas

ticidad en vigas presforzadas.

Los ingenieros ¥agnel y Cuydn desarrolleron métodos
aproximados para determiﬁar es;juersos en las zongs de —--
tin.nsfercnciag. £1 Sr. Magnel considercba gue en les =zonas
de anclaje Jde una viga, la distribucion de esfuerzos te--—
nie lu Jorma de una curva de tercer grado. Por otra parte,

el Sr. Guydn introdujo la teoria simplificatoriac bidimen=-

sional.

Los resultados obtenidos de lags experiencias mosirg
ron que los métodos anteriores unicagmente son correctos -
-bajo ciertgs condiciones de carga. Se observd.que parc es

’

Ly ~ . 4
Suerzos de tension pegquenos inferiores a 1os gue sc presen



ta al agrietarse el concreto, los méiodos mencioncdos dan
resultcedos correctos. Sin embagrgo, dado gue el concreto =
no puecde tomar esjuerzos de tensidn considercbles, gl pre
sentarse cierto nivel de cargas se producen grietas hori-
zon:cles y en esta situacidn los métodos de andlisis dan

resulcados incorrectos.

Kl objeto de determinar los esfuerzos gue se presen
tan en los extremos de las viges presforzadas, es el de =
desarrcllor un método que determine l¢ cantidad del re---
SJuerzo vertical que deba ser colocado en 1os extremos de
esta viga. Dado que los esfuerzos de.tensidn productdos -
por el anclaje del presfuerzo, son de considerable magni-

tud y que el concreto se agrieta ¢ niveles bajos, el obje
to del refuerzo uertical es unicamente el de ilumpedir que
el cgrictamiento horizontal aumente y se propague a 10 ==
lgrgo de la viga, ya que se ha comprobgdo de que el rejucr

20 solamente trabaje una vez que se ha presentgdo el agrig

-tamiento horizontil.

Los experimentos realizados en viges de seccién *I”

muestran la naturgleza no lineal de los e¢sfuerzos en losg

.



——

blocks extremos de estas vigas y la jformacidn de grietas
longitudinagles. Estos experimentos también han mostrado 7‘
Que reelmente no existe para este efecto ninguna ventaja
notable en lag seccioné; rectangula%es en compagracidn con
lgs secclones "17,

i

DETIEINACICN DEL JRES#UERL0 TRANSYERSAL.

4 continugcidn se presenta un método practicc desa-
rrollzdo por Narbey Khachaturian y German Gurfinkel para
determinagr ccn clertq aproximacidén el refuerzo requerido

en los bloJis extremos de las vigas presforzadas.

— ‘Lh ¢l extremo de viga mostrado ¢n la flyura sigulen
te 1lu seccidn 4-4 se localiza a une distanclia B del ex-
trbmo de la viga. Considerando yue en esta seccidén 44 no
existe influencia de las fuerza; concentradas dedbidas al
anclaje del presfuerzo., Si despreciaemos lg rcaccidn verti
cal y consideragmos gue la fuerza de presjuerzo esté actucn
do a unc distancia g de les fibras interiores de lag vi-
ga, cuulquéer seccidn longitudinagl localizaeda en la zona
de trunsferencic q una distancia Y de la fibra injerior
esta sujete « un momento. flexionante, el cuagl puede ser -

deterwinado a partir de las fuerzas que actuan ea los er-

tremos del block,



&1 momento flexionante puede ser detgeraingdo en ===

cuglguier sceccidn longitudingl de acuerdo con las ecuccio

nes sigulentes:

1o°

20"

Si “f:pi o En lc jigura B se muestra el dig
groma de cuerpo libre de lg seccidn longiiudi-w
nal. 51 momento fleriongnte Jn esta seccidn ge

obtiene con la sigulente ecuacidn:

St consideramos la convencidn de signos edopta—
da para momento flexionante positivo en el senw
tido de giro de lgs manecillas de un reloj, la

ecuagcidn anterior se puedz describir de lg Si-=-

guienle maneras,

. ————r . . s

St Y 7;? o 4n la figura C se muestra el dic—-
graoma de cuerno libre de lg seccidn longiltudi--
nal, en ese caso el momento flexlongnte cn fore

mag udimensioncl se exnresg con lag ecucclidn Si==

guienter
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En el caso general de vigas postensadas con tendoe=
nes de presfuerzo a diferentes niveles, se requiere dibuw
jer el diagrama de cuerpo libre para obtener lus ecuacio=-
nes necesgerias para determingr la varigcidn del momento <

respecio al peralte.

Con el objeio de simplijicar la obtencidn de los &g
mentos en las secciones longitudingles, 10§ qutorces estow
@lacieron lo siguiente grafica que nos permlte estadlecer
la relgcidn U/Pe a partir de las relaciones ylh y elr .

i
An esta gréfica como se puede observar se obtienén momen =

tos positivos y negativos,
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Las ecuaciones de momentos antes indicadas dan los
momentos en lac secciones longitudinales, pero no permt—-
ten obtencr lc Jjorma exacta de distribucidn de esfuerzos
en esas secciones. Sin embargo, las fuerzas totales de --.
tension y conpresion producidas por esos momentos pueden
ser determinadas con ellas si se sﬁpone el brazo del par
interno., De esta nanera se pueden determingr los estribos

requeridos para tomer la fuerza total de tensidn.

-

Los esfuérzos permitidos en los estribos dedben ser
limitados para controlar la abertura de las grietas &ongi

tudincles.

4 continugcidn se presenta un metodo simplificado =
para Jdeteralngr el esjucrzo transversal en lg zona de =-—-

transferencia.
Bste método estaeblece lus siguientes condiciones:

l.- 51 refuerzo transversal debe estar formagdo por
estribos ce¢rrados localizados a une distancia -

h/2 del extremo de lu viga capzces de soporiar

lg fuerza T dala por l¢ siguiente expresion:

v

Fro
hez




I g

L8

4

Fuerza total de tensidn.

Momento mdximo longitudinalg

Distancia entre el extremo de l1a viga y el
ceniroide de los estribos (los cugles deoe

ran estar localizados entre el extremo de

la viga y unc seccidén a R/2 del mismo),
\

Peralte total de l¢ viga.

2o~ &l esfuer:o permisible en los estribos no debc

exceder el dado por la siguiente ecuqcidns

fs

tad
As

fé
£s

S As

fs = LGF (éﬁsyjzﬂ wv\/‘z_a

Zsfuerzo permitido en estribos.

Ancho de-la gricta.

Area de estribos,

fesistencia del concrete g la compresidn
a los 28 dias.

Hd@ulo de elasticldad del acero.
<D

A@@vo

As - T
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COMEMNION TRABE~-COLUMNA (ENTRIZPPISOS)
l°- DISENO DE LA MENSULA DE LA COLUIMNA
S I 2 can. iy
R

Vu
?'-r.; ) g UO R l:hn:“’ClPl@\

R \x - ¥ 'Vi<---
B e Tu .|
(s ISR, SO I g

AREADO DE CONTINUIDAD

,o

DATOS .

14

CONCRETO f'c = 400 kg/cm?

ACERO fy =4200 "

ANGULOS ¥ PLACAS DE ACERO A-36
SOLDADURA ELECTRODO E-70

h= 4150 cm.
b= 25 cm

FACTOR DE CARGA =1.40 (4/3)
Vu = 50.18 Ton.

Tu = 10.04 Ton.

B = 1.40



CHECANDO LA RELACION l.u/d £ 0.40

lv = 243 2/3. 15 =12cm.
¢z 41,5~3 = 38.5¢cm
lv/d = 0.31 (INTERPOLADO)

CE LA AYUDA DE Distflo B8-8 Ci1=5.680

YESOLVIENDD LA ECUACION (2-8) PARA €2

Yu

C2 = .
¢ bd Je'¢’ (C1)(0.265}

¢ s 50180

0.85x25x%38.5x20x5.830x0.2G%

Tu/Yu =0.20

DE LA AYUDA DE CISEO -9 Pvf= 0.0i30

¢ Auf= bd Pyt
Auf = 25% 33.5 x 0.0130 = 12 .5l cm?

USANDO 3 VARS 28  Auf = 15.21> 12.5] ca2

DISENO DE LA SOLDADURA:

a7

Tu= Asfy =5.07x42000 =21254 kg

I R —-thdb/a ={.27cm.

=].9385



Tw

[}

g (1750) lwiw

lw = 21294 13,70 cm?
= _— = 3, 1
O.Tx I750xl. 27 - cm

Av¥ ‘
Auh=—5— & 7.6] cm?

COLOCANDO 3 [STR. As= 7.62 cm?

ARMADO DE LA MENSULA DE LA COLUMA

PY
i

/‘ ‘l‘y"p_'-K‘é'é‘rﬁ.<E‘7°

e - 4"k 4" 172"
42.5 ——- 2 E 223 PARA ARMAR
L4~————ARMADO DE WVERSION
305
RILPARTIDOS EN LOS 2/3 SUPERIORES

44, H—
8..»85 Vo g 4" 4" 172"
r(—]f /L%/___Z
3 %8 ~——~f\ \
|y
l:'_‘_.‘.‘::j;)
a e 4 3"x3"x 3/8"
AN

?

—VAR.=li=



DISENO DE LA NARIZ DE LA TRABE

, T
grieta B 7 |, .
gricta A, . gricta C d
Tu :i.'__ _ t-
o T :éff:_-_:i:mr
Wof '
v Vu I —
o b e e et = e
DATOS :

TODOS LOS DATOS DE LA MENSULA SON VALIDOS

DETERIINACION DE Auf (PARA LAS GRIETAS Ay B) -
' USANDO LA EC. (2-5)

o _ 50180
Auf 0.85x4200 1.40 +10040
puf=—32883 _ 15 g5cm?

U 0.85% 4200

) L4

USANDO 3 VARS. = 8 As =15.21 cin 2

DETERMINACION DE Ash (PARA LA GRIETA C)

USANDO LA EC. (2.6)
15.21

= - 2
Ash 40 10.86 cm
USANDO 4 ESTRS. # 4 As = 10.16 cm?

DETERIINACION DE Auh

Auh = ——4'9‘4%1-- = 7.6 cm2

USANDO 3 ESTRS # 4  As=7.62 cm?

]




3.

DISIHIO DE LA CONEXION TRABE-COLUNNA (AZOTEA)
- DISENO DE LA CABEZA DE LA COLUMNA.

/o‘
Vu
_____ N Tu

<<<<<<< _ =

- 20°
L Jh_-m_“ 1
7 sl
D~A10S

CONCRETO fc =400 kq/cm?
ACERO fy=4200 kg/cm2

ANGULOS Y PLACAS ACERO A- 36

"SOLDADURA ELECTRODO E-70
b =35 ¢cm. '
FACTOR DE CARGA =140 (4/3})

Vu=47.13 Ton, y=1.40
Tu= 9.43 Ton.

I- APLASTAMIENTO EN CONCRETO SIN CONFINAR
ESFUERZO ULTIMO DE APLASTANMIENTO

fbu =18.58 ¢ Jfc 3Js/w
g=0.70

! v



fbu=0.70x18.58x20x fIO/I5" = 22G1g/cn?

POR EXISTIR Tu

Cy . B Si ]TU/VU
1230
Sw £58 ca? Dxi5 =150>58
. < g 0.2
= ——— e e ewea = 5
‘ Y '- 1290 ] 0.54

.o fbu =122 Lg/em?

Vu 47130 »
— = 22 59,77 1y /e
bw 35x1.5 - 0277 kg/cm® < fbu

tb aplicedo =

AT~ APLASTALIENTO ER CONRCREYO COKFINADO -

ib£¢ 0.85 f%e

0.70 x 0.85x 400 = 238 Lg/cin®>89.77

0

PARA LA GRIETA VERTICAL —(EC. 2.5)

o 47130 . ]
Aut o.asmzoe[ (a0 ~ " 9430

Auf 312.07¢cm?

CON 3 VARILLAS 58 As =152l ¢m?

DISENO DEL EXTREMO DE LA TRABE

PARA LA GRIETA VERTICAL Auf ES LA IMSMA
DE LA COLUKNA ‘

i




[ 5]

PARA LA GRIETA HORIZONTAL

AV fyv 1207 _ >
Ash = v Tys = — 25 = 8.62 cm
USANDO 4 ESTR 5+ 4 As=10.16 cm2
-70

e E
$ /2" 10cm
;

. 7772LH__n_qn?ﬂjzaf§z? .
3. 5"x5"x /2" ESTRIBOS DEL MHSMO
DIAMETRO QUE LOS QUE
10 cin. REGU!TRE LA COLUMMA,
._ _IO " ,
110 v
AL ZADO _____VARILLAS PARA ARNAR
CoOtuL A — - e ‘

ARMADO PRINCIPAL
DE LA _COLULINA.

PLANTA Dt
COLULINA.

ARMADO PARA
ALZADO 3758 LA TRABE

TRABE.
//150 e,
==

L Exf_‘ .9




" MOMENTOS MECANICOS

MOMENTO FLEXIONANTE |

M KNMAX. =604.8 TON,

60 Mis. "+

FUERZA  CORTANTE

V= 16.80 TON.

V=25.20 TON.

| 15.35 MTS.
i, \zzz
224 | 77
| 9 CM | | | ,
} REDUCIDO . ,T 1 59 M
I { -
T 4' I_______: J REDUCIDO.
| [
SECC. TRANSV.




CORVIRTIIINDO L #SPESOR DiEL FIRME (6 cius.)

i

CONCREETO DE f¢ = 400 kg/cra®

GFe
~3 I —— ] \
Fe = [-—fei_ . . [ 200 4407
fc2 400

. NS ‘
G x0.707 = 4 cm.
ESPiZSOR DE LA LOSA =445 = Scm.

ILOLENRTO GE  INERCIA - ( SECC. TRANSVERSAL)

I = 31.54 m%

1ODULLO DE ELASTICIDAD'

£ = 0000 ’f'c
E= 2x10% Ton./m?

CALCULO DE LA DEFLEXION MAXIMA

A mox. = S5ulf
o 384 E]
Amax = 0.i9 cm. | ;
CONEXION DIAFRAGMA-MURO L

V max = 25.2}0 Ton.

4

Vu ?% x 1.1 x 25.20 = 36.96 Ton.

A



POR Fl. CONCERTO D CORTANTIE -~ i+ RICCION

Vu
Auf = e (2~1)
g fyu. R
¢ 0 35 (PARA ACI-T1) FR= 0.80 {D.F.)}
As = - - 20980 g 26 n”
) 0 80x1x 2530

LSANDO VARILLAS 2= 2.5

CCLOCAPR 38 VAR, #= 2 5

[

S, VAR. # 2.5 @ 35cm.

CONIEXION ENTRE 1.0OSAS PRECOIL.ACAS TTs
(A UMION INAS CRITICA SE ENCUENTRA A 2.50 MTS.
BEL EXTREMNMO.

Vu = 36.96 TON.

5. USARAN CONECT2RES

\ ELLEVACION

e

Zo—— VARS. DE REFUERZQ PARA
ANCLAR LOS ANGULOS.

PLANTA




Cu= Tu =8 fy As

Vid= (Cu+ Tu)cos 45° = 24 fy As cos 45°

£=0.90 (ACI-T!) * FR=0.90 (D.F.)
USAIIDO VARILLAS #%2 5 ACERO GRADO DURO

Vil = 2% 0,90% 4200x0.707x 1.59 = 10.64 Ton,

T NUTERO BE CONECTORES =—32:96_ . 3 47
10.64

USAR 4 COWECTORES

DISEENO DIF LA SOLDADURA

CAPACIDAD DE LA SOLDADURA
Tw = # (1750) v tw §=20.70

CAPACIDAD DE LA VARILLA

Tv = Asfy = [.99 x 4200 =8358 kg

ESPECITICACIONES PARA  SOLDAR

i f} - - -j--?w maz. db/2 = 5/16°
?} (#7227 T

USANDO $=5/16°

. 8358
¥ 070x%1750x 0.79

IGUALANDO fw=1tu f =8.64 .cm.

L3"x2°x5/168"

- le-70

/[;:m:z 5/16" N Scm. \
i ]




REVISION POR NMOMENTO FLEXIONANTE

M max = 604 .80 TON - M,

Mu =11x604.8 = 665.28 TON - M.

- s — — |

N VK~ cCu=ab f%
1517 TS,
™ > Tu=As ty
A . '\ﬂ u
> 7 08dFRfy
As = 0028990 = 14.50 c?

0.8x1517x0.9x4200
CHECANDO EL REFZO. KINIMO

@ min = 0.7\if'c { REGLAMENTO D.F.)
fy

Cmnin = 0.0033

Asmin = 18360x0.003 = 60.60 CM2

RIGE REFUERZO HMINIMO

USAR 12 VARILLAS # 8



CORTANTE — FRICCION

M w
o
)
~ | 2
1
o
| !

HACIENDO

N

Asfs

N




Thu=gCr

/.......

| _Buf\/u

. - Q;?Lr\
(}E/’ s EMJ‘La

1290

swW< 58 em’

3
b@\f”s@ v/




AT ADNA
AU J\% EJ\& VE

STAMIENTO PN
CONCRIZTO CONFINADO

ftbus2 0.8357%

Para las Grietas Veriicales .

\fw , - _
e e U (2-5)

Cara las, Grictas Horizontales

Ash = i MD.’;‘Z'; (2-G)
{4 n}/% |

REFZO. DE CONFINAMIENTO

Ach = Acy = o {2-7)

3 1y




VIENSULAS 0 REPISAS D
CONCRETO
RSISTENCIA ULTIMA AL
JRTANTE -

V'u=2 hdVFE CiC2 (0265)

(2-8)

$=0.85

ci= 6.5 (1-0.59M

(10) 08 Tu/Vu

C2-=




_—_ —e ————————— e

SOLDADURA DE
BARRAS DIF REFUERZO

. r

= 76D 1y tw ' (2-15)
= 0.70

UNIONES TRASILAPADAS DI REFUERZO
lcng. de cesarrollo en tension
.6=0.0G Ab fy/\ fo2 ~00057 dbfy=30cin(2-16)
long. de desarrollo en compresion
Ld= OOKSSdbfy/W>OO®ﬁ2?’dbfy “20cm(27.

Rfzo. de confinamienio de traslape

AT=Asfym
iyt

— -
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C vl U Digenar uno losa de concrato ?rwﬁorzou\o a Hewon.

Loso prefobri cado,

/4;'5}\

_ ] e
L bo dkooooo C%L Teo
f [ T
cCorTER |-

Brainal T

l jooo ’"’JP

ELEVACION
|0|L 5!’!.50'15”. [ Yo

A= f ' t.ﬁ 5+‘ ~

- 0oee0 ]| Io

T ]

SECCION TRANSVERSAL
LE U BELEMENTO TiPO

qu%a uerto = 10O ‘ﬁ%l\m”-

Cor%(\ VINOD = 00 F%/n\"'

o Caracierioticos dg \a seceidn
A= 10%100 = T(6) x5 = 1000 -SG5 = | 435 emt

a2 4
1:—‘0—0\—(,?31 ~ --T-L‘i—(i’- X5 = 06 Lol — 5083 = Gl 5T et

\(6=YL =10 om

. S
Si= S = SLCA 2 TS

jo
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B) Motarjales
Concraio Q'c;= >00 \Lglcm"'

P\G;p' 140 \<-% [ermt

Acaro da Pm.fafua,rzo
for =\ 00O ¥q {cm®

ordn V' — A= 093 emt

Presfuerio efectvo dd fordn de V1"

F2006Ts® 4500 Kg

c) Momentos flexionontes

) Peso ?ropio

Mpp <—(0:142% x 1AV (10T 4y Yo e /o

&

€1y Carga muerta 4 carga viva

2
[V\—-'- O"b%(\o\ = 305 {fow ws/m

d) Esfuerios
d) Peso  propio

S
0. M43 k107 ' “
fg,_fL =g _—-—-————6\5_] = 9.8 K% /CW\

da) carga muerfa 4+ carga viva

)
= . . 21% ® V0" ,
. fo=§i= o159 = G\ 1&g lews
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d») Dagromas

-0 -6D . -\33

E\ ?msﬁuuzo mdximo parmieible ¢o b

Ve =NT40 = 1= Ky fer?

5% fc) = 055 %140 =137 leg Jom?

Lo sumoa algebraica de los diagramas anterlares debera sar \gual o
renor Que |

B 1S L WB € 0,45 P35 Lot

s
N
N
] N
A_L_..i_[.L.
A .
{
T
i

o ' 15

Sz tonard ol valor dal eresfuerzo minimo enla hikra nferior :

1% -\ = |6 F%!om"’

Calevlende ¢l volor da lo fuerza de¢ prasfueric en d cantro de
grovedad  de  lo seceldn  da dlograma anterior  por h\dﬂ%u\os s~



2+
o~

mejantes ¢

F
S MG _ AT T
10 - 10

. F
S, — = 50.5 &
x K%/c.m

" El valor dal  presfuerzo serd :

<

F= 505 %1422 =11 467 kg

' 11461

500 = 7.7 Yorones de Vi

S Fcr\drdr\\ & dorones

.. F=z 9400 x & = 1% 100 \/_%

Calevlonde  la excenirticidad teorica

=2 (fpi - &)

G\S]

o= TyagT (M1e-51)

= 5,4 cmn

La Qistoncia a la {ibra wnferior sera

G- 5.4 =4 crn

Sy 5e colocan G torones o 3w ddd borde Interior 4 loes dos
restantes o
LA -
or> + TAGcwvn
3
A= ‘i.‘\ A 20 . 7 Wik % §
] . q'%—_: p\@ a’L@'—b@olﬂ@o ol i‘s
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W Narficadn por resistoncio

%22 =255

!

]

Tu= 093 x6 & \NO000 = 44 BGO \\<g

¢

Por @C%u'\\'\br\o de luarioe
' |00 x 3 %1%5 = 44 RGO

2= 3 ew & 4.00 cm

.7
0.9

(o3

=z 4.6 cvn

0.00%

Es? =z 0.008

U

S\ \a Acformocion intcial Agbido o) Qresfua.r%o €T 00055

€q: 0.008+0.0095= 0.0[>> 7 0.8

‘v Bl acero de presfuerzo floge o la seccion e5 suboretorzada

M resst =091 M6 (17~ L88)= 12.93 0% | .

Mack = 14 »d3 ¥\ x 215 =60 +6.37 = (1. +W\

M reas 7 Mack

Lo condicdn da\ ocaro maximo dg ?rq;s%ua.r%o lquol o manor
que 1%% e la condician  balenceada:

- _0.0\ _ . . .
E=—gRL = 00123 & 0.0% L ox
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EJEMPLO 1 .~ Discfar uyno. Yrobe de oncrato Pmsﬁorzcdo de saecel

comg)uaﬁ\‘& LN "\:\(ZX\ds\ Y wr{‘m@m.

Vs
ar

AL AR LA EAAML LAY,

wr%a Vivo

fer= \0 00O

Cargqa muerfo = 190 \43/W\"

= 150 ¥y /m?

\4%/0\(\’\1

o flen 150 gl

2 7 A T T T T TR 77777 0
e T%
' // - i
fe=2S0 . 10 | R
Kt}:/cm 'i' ; *T‘T— PF —
) 100 n00
- T - _ T - - T——_-
CORTE \-|
D\SERDO POR  BLEX\O

e s

o) Caracterishicas de \a seccion

o) Seceidn i mp\q_

1
|

dt\% A= 20 % 4% =\250 cwmr
i ' - %
- 1o »widS)
~ I8 T= : = 177 g1 4
130 i 1 o
Se = Si= -21'; 2\1 = |0 124 em?
a2) Seccion c.om?uccs‘m
, palet +b * 1LO + DO = 190 um
oncho moximae { c.a.c. = 200
L L/4 :—LL‘%Q-: 215 em

e b= Q0 o

qu\icomdo ¢\ factor de correceldn por la diferencia de concretos:

Fred ™ \{_’%5;3% =0.84 — bz 084 %190 ® 1060 cwm
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x| .\ 9¢l = 1&\0 T 2\W

v*wndwn o926, (2q

Q
g o= s = &
w_\ vl = L(“j%\’ S \\\N

. 8 .
Whway Qb-} ;\L\“ TVREg = wdoid Aw

a\é\ugs w1775 (g

'Solutuour 7 ©iM\0) (g
4

SR A 5 -S
W €92\ T TS0 =!G

wo - a0\ e
% <N\ s = a3 b ol - S
wa:) SLe bhl 2 9\ LS & 2100\ - \9L Ob1 =

< = <
+ — onr =
[(re) o LoL) Q% L5 0Y oot 1

" 0425 owiaul 9P oludwouw \J

wa 9L 2%X
wo ple =X

SLs oM = YN % osbuy

SLE 02 » &1L ¥ 05 %)
000 0g = 0& X 00N\

pop2r0i® 29 oupluos o opuoimies
We OGLL » O%Y Gb + O % ON 2y '

fext

&b
oy 1~ RIAALATII PPN

TR




c) Colevlo de esfuerios

i

‘.—_—' e

+418

v

~113

SECCAQN]
“iPLR

+

+\1 « 1%

/- i o
— 4

-5

E\ Fv’«%§u¢FEO YORLTMO Pq.rm"\%\b\q,-

Eea =

AN

NEEE

EAN

0.55 t'ci= 055 % 0.8 K 3SD =134

Lo sura o\%mbro{\c_m de los d\ociramos ontdriortes, A ¢ ourd

war ‘\%\10\\

S foviard d valor del presfuerza minimo  en la fibre wiferior

o manoy

aua :

1524 <\ = \y

N

P|m

(-] B

1%

1S

no

154 - e e

o
@

F o4\
—_— %\
AR -

4% 1%
¥ .
T; < 59.5 ‘4% /C_W\‘L

F= 18 115 Kg
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18 15
950

= &2 forones dg A
Se u’nhzc\rc{n 8 ‘orones:
£ 76 000 \f;sé,

Colecvlando o excaniricidad Yedeica (dodo en seccion simple)

/

=Y
a¢= - (F?4= fg\

0114 -
VS (\’.ﬂ— ‘:6\

= 10.% om

< La distonaa al berde tnterier vold ¢

115 -10.8 = |\.1

Los Yardnes C\uaf,dardvx colocados %%Gn '

—
I A
x=3\-‘b! ! 4s
Teos| I3
] T
=

Verificaadn de la localizacon del c.de g ddl Praﬁgua,rm"

-

Adxd +2¥) +2Ux X
T -

x = »L Y

7

Lan verificacion por reowtundo se hWace en +0rma s;q.mq:ézf\\"fl Q
la realizade en el ejenplo i pero tomando o peralte o dvs
oz \o. secadn compue sta . .
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_DISENO  POR  CORTANTE

E) Cargas consideradas

Peso propio de la brabe 0.372 “;'on/m

Losa de I0cw colada in sito 0,48 *on/m

Larga muerta 0.20 fon/m

Carga viva 030 *on/m

- Souma L3 ton/m

F\ cortante dltime actudimente vale:

Vack ={ 14 x| +\1x0.3) "
= 0.5 ton

A

«__,,‘__ﬁ | ’WMM 105 tou,

**294“ : - ! '
Ll
._{._.__'33.0_ -
L o0 L
1 1
b0 )

b) Cortante pof Yension dagonal
la secach critica estd a un pem\\e
etectvo del pato del apoyo.
V=249 x10.5: 935 ton

La con'\nboc(or\ del conC\e:(ro esta c\ada
por la Q'XDT'QS\O(\

Ve= (o\eﬂ?»rso Nud )b‘ k Mu = 1.0
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Vo =2.35 ton |

2
SPL o opx® g x 141 (0.6)
Mu= = X s 7 x 0.6 5
=596 tm
9250 X 433 = 0.7 < |0 o. K.
596 x 105

- \/c-'-'('o,lb V350 + 50 X o,e7> 30 x 432
= 47,4\3 Kq
" Ve min. = 0.5VFc bd = 0.5 x18.7x30 x433
| =12,145 Kg
. Ve may, = 13 VT bd = (3 x 187 x30 x433
| =31,518 Kg —= rige

Ve rzsisjmnirz > Vo achoanke

[

) 50\0 nzcas\qu ¢s¥rib«ss POY GSPQC':\{Z]CQC.‘O:Q.'

S kY

_ 093x6 17000 , _S ST
= a5 X 7330 X T3o \i22

=0.09 s

Gomo s< 34 d = 32em
Con ¢slrr'|bos ,afV4" de 405 ramas

Ar=032X2=0,.64 cm?

Av i = 0,019 1322 0.60 e < 0,64 Q. K,
3.5
AN’M\\IA - ] ..E--S——- —r g = O.C47&'25’50 - 15045‘“’1
.cY 22, D

11
S e PQ“Aro.'n esYerboy ,d% 2n dos ramas

O c.o..AG. 1S awa



&) Revision de cor)%amlcz horizantal
cortante horizontal maxima provocado en la unich

o

-

de las Aos squ’{icizs vale

300 -
Vos 232 % 10,5 = 2.43 o

E\ zsguarzo C.onlanl‘e h‘orizomtal valdrd -

_ 2430 _
;b’b d O85X30Xx432 " ZZKS/C‘“

vdh-

bosjram con Agar }a supw](zclz superior de ‘
hrabe imtancicnalmem"e. ruqosq de 5 mm y po-

nev conzc:%ores solo por zspea‘gicauon
Como las Q.SPzC.\(:lCQC\On(ZS son las mismas en
. rs

acero minima de conecmto\‘es que en las de tension

diagonal rfuzc!ara'n estribos V4" a cada \5 cm

Cvando la separacion de estribos pof ¢ orfant
vartical es menor que la sepqmcio'n por cortante

horizon ta ) mﬂ'\ra’n exidentemente  los primeros y
/ 1

se Prolonjqra'n dentro de la losa ancldndolos con-

venientemente.
’ \
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EJEMPLO 3

Caleolar la sobrecaraa 4 ol drea de acero para
momento negative s las trabes del ejemplo 2 se les
da  continuidad

a) Qalevls de la sobrecarqga

Como libremente apociaclq sc tena -

M=4,40+7.26 = 12,16 tm //Z\ Mo

, p. propio  losa +
Msacc. compuasim =156 +tm /Z\ M 1
L L Lo
1 1

51 \a trabe se hace conlinua

) Ly " L ) l 1
Mo + M| = Mp + M2
My = M2
A
M= By Mesqgop, 2
E\\} 9 | %
e Y 0%

de dende po :'—172—{8- Pr= 177 p
Si py=100+150 =250 Kg/nﬂ (\/zr Prob\ema 2)

CoLa drabe Puz&z resistit una sobrecaraa de!
pr =177 X250 = 422 Kgq /m?
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b) lalcvlo de! ares de acero para momento hczgmlivo

En el apoyo
MC-)‘:O"%‘U)E? 2.6 tm
Mu:‘— l87 ;“m

E\ area de r@(uccrzo se calcolara como s'igue

A

i

a4

50 X 4000
Se pond'raln 4 varillas %6 — As= |5 cm?

. My
d *45

|18.7 x 105

=94 cm?

Es*abledendo <z\ ﬂczﬂu‘l“brio en \a secc'\o'n Qle[ qPOSO:

Tu

50

|

a
—T—

Cu

0.8 5{'c-\(ﬁp

Svponiendo que la comprcsu\o'n del Frgsﬂ[u@rzo/lrcp)

Qo =To
Cu =(247—{3cp> 30&
Tu= 1.5 x4000 = 46 000 ¥q

Sea Aa 100 Kﬂ/cm’l

a:

46000
(47 X320

= 7.8cm

\/cri(icqndo z| *IP& de 1Cali!q '.

- 18

e= 5.8 = 9.7 cm
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\/ar{'iicando el Js'po de W?OHq

€s ) b
40.> s _ _0.003
40.3 q.7
- 0.002
= : === = 0,
Jl a.1 £s=Q.02 7 — 0 0026
0.0073

. el acero floye , la seccioh es sobretorzada y se comple
la condicion del 75% del acere de la condicion balanceada.
Es necesaria veriticar tambien el esfuerzo de COMPresien
supvasto de 100 Ka/em? provocads por el Pmsgoarzo,
Fl c. de q. del Pms\(\oavz@ del eemplo 2 con res-

pecto al borde intevior:

-y |
: « o : > v4x4+2’<é:4.6cm
4 ©

Del Alagrama de  deformaciones on\iarias
0.:00% - £p
—a.7 ~ B, T &p=0.0015
La deformacion del acero de Pr@s*foerze .a\ ten-
50Y5€ xcua' de £puv=0.005 el asﬁoerzo valdra’ ’
QSP= 55\3 x‘g
= (0.005 - 0.00158) 2 x 10¢

= 7,000 Kgq [em®
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la fuersa dal presfugize sero

F= 1008 % 6 & 06.4% = 34 000 k‘%

4 por lo fonto. la compresidn en conerato

_ 3G 000

(»c? = 20 +1.8 = \Ld \C%|c.m"°

|63 ¢ 100 \.ficé/cm"- v;,upuas\’os

4

. Como \a diterencia o onaiderable, se hard v 12
tankeo , oon el ch Prnma.d\o de V30 kg lom™

Alp OOOD

e i T2 VL
16 w20 A cm
q.%

= = . e

C 0.5 WA

Por los valoree obotenidos 6 deouce que Es7 €y

Es
| T Es  _ 0.00%
| 24.5 8.5 YA
_ s O.00\
e
£.003 ) - 6,003 .
| E\)»-—-—-—n'& %7 = 0.0019

F-b?:. G 400 K%['QW\‘
F= 3% 100 \C.%

4 \o, cémpmb\dv\ an ¢ conereto valdral -

3o %x 4. 7

128 ¥ 130 Fglen®  supuestes
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E\ momente resistente  valdro

Mos # Tu (d- &)

= . 0. - 0.08¢
Oq.x 4¢ o00o (0% = >

= 18.% ten

Mo 7 Mact R T -
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UNA PoSIBLE SO LVCIlON AL PRORLEMA DE
A " TRATBE <CONTIMUA

:L) AA'}\'alnms. S, c,aqu:s&/wum@.w-!-@z; LFlaniows cbad
N Pvaretii corvtawtas

.

o pre \ern QlerLd0da 2
™ ?‘*“ 4 --twma. & ,§

Coe W WY T -

‘ Pa,s\ Tavf mea,;-m 1\»&»&-\.’
, . 540w 4+ 0.420,0,53 82400 2555 KoL L,
Se. +ownnrvw o %, C '\-v-i/—a, (vt onn ol '\!'m.wn.'nw)

f D Gn"%‘ew/m

B 12 e : 12w 5%
€Y S
M Me=2D +47 |=47 Me 830
Vs 1.7 19,8 | 19.5 tL7

DIAGRAMA DE MOMENTO S (lonew)
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2) Diseso per vasistewcia

SU?QQ‘Q%WAO ’Z,G,h\glm& “LQ}‘7Y ?4’#"5
ATf%li\. = 4,.6Lnlaz G. 2% e ® ' =
A va$.€» %% L :;4@\90\1’

22 = VYarificrernld ww w | a?e‘»g e wa¥es |

W

ez 0,1F = 245 WKg/ew "
SRN—— . §U?wwb&.w$ﬂ \%}, wg‘u@/vx&vn, t:l&l Bbavd o

248 % 42 vy = §,24=13,000 + 444000

oo

Y (20,10 4= |6 000 '
N 16290
Y = %30?‘—7 & W

* 4% E\ @u&ﬂ m&.\r*ar\f@ q,,g'!’?w’m’ Q= o

I,
&c = g% s WSI(’Q,S@.M

N - 91,85 x0.003
ot =

.S =2 6.9Q7 8

) ! ;
€:s = 0.0075+ 00,0088 2 ©, 0137 ©.04% -

sl lawmewny)

o El VD &WTO glvf% b | \t, év?eue’uﬂ{s atve.: &n\vo’m"lw

Mwun-\v = 120.1% £ 0.5 )‘1“’\% (Q°Sdf)
= &l.2 4% 8.6 = 2.9 %

Maduate v 75 1% = 68,8 L 69,9 G.k |

2—%— V»f\-l:\e-\,e.mw T-mv%.. @a\l m@m&m‘l"ﬁ ‘;93|3t’\vb
l&'&al’ﬂ.

245
<

“l [ Q2 » 4SS =¥ = l%Q\Lb@lSOOG
——J t \{3 ‘a’vch

(.Es ebyinwe s i &v\grw-‘:ovxndk)
Mrun-& = 120.1(6.58 )+ 16 (e.60)

= 66 +9.6 = 785.6 4w

Maok = 20w L = a2 de <750 by




3) V‘Lv’\'\?\cacm’w é.e., ma-&\u%‘fmag

3%) Tirave da eablan N edlevle dul wmowew
klp&wms¥§4wun da ?vmsxqmrmo

q.@@ J_ 1 Q.QO
7

'-i,_

-+
4
{j

aS

®

G <
I': \.%@“10 Q.sv.r

' A7 ARDO awn®

Cb'\co‘va GAQ.;\ Mbm%w‘\'b L\\ Q,(Q.S';'h"‘}‘\C.Q é«m.
‘PV’G\&'?\»Q.('&,Q U&mv;AQ ol 2° Faovamu da. Mehr:

A\@. ("—" 9w 0.2 %) B & = %»»e.\s mS.ee)lmﬁ?v— (M"';\?‘ ) 8=

M\.\a B\ = /.san,wg‘w F la fUiend S -?vm&'?wn.,v’%“

3‘9> \/m\?‘i‘&}\c:.uﬁ\ﬁﬁ S w,s-t\\nsv%os ow o) aype Pe %

‘ +590 > +506
g;(SE ?%VMbw&nLQ. "'V:N'mm bl e,favab Ly D

Pres Foecse 1 @z OUT ¥ 0. 1% B O, 29 w.

i 0:.2920.22 \ _
'p?a = 8O <,° %% - ®.0186 ) - *‘4'-‘5@'\‘““/%“"

Fpe = s0(rky - 2212890 < amaiente

':Dna:)va.mas i oy :

P X
{+2%3)
+196 w §ipl
N
J ‘ . ~N
+ B Ll o S
Cartn?}

k=Y W he WV S T T & HALWIGLY



35) \/Q-“\'F\G—Es\m:\ Au_ gb$umvto&

-Pn&'u'l'ivo

?a,\?a thawl °

+1914 +167

=373 c326
c,zwsb T:b‘m&\ak\"ﬂﬁ- 'g\\rme, P eavyd WIWR
Protdoarvre ;1 &= O33=0:.07 2 Oidlwa

YvawsSaromars)
| Q.3 In0.2T

-F ® 8o (6.4}-4 o c.o106 )é’i‘“\‘?."'qna/mt (-|q3 ‘*‘aw/wq"‘)

P

g

! B1e0.43 \ _
80 (o.%q’-b 2 :|o|%g 2 754 +ow 2 (w'qss-;.w./“w)

’Dlaarawsa& Sa. w.sxue.\r'\,o& ‘twsa\n,t 3

(+50) -
+79 2. €

+ 31 +58

(-bc.oo)

al "'h“s;‘v

. »
@ wy Bt MiIy 9

C°V\clus iowes @

1= Por ceristamcian_ al

?v’%k =¥-~J % P W e,s“L\.’ b I.Q-v\
’PfoPavc.uawzsdo

( Yo apoyo ctwmd ral)

«n I ° s
2= Por et foav e ar wusiblag ol ?r&;-l?uu-\.o esta

31\30 Sv\;vkcls ,a\% ae.vmro\a . l& -¥-m.~\,5;g<, Pu.vwna
sible o 2ootow/

S.= Falt+y e varifiencied do la Soerran da -Fra,s-(:vbr&,‘a ‘
&U?uts“'m aw |l "‘\f’&v\&g@,v&ﬂweﬁ\, ¥ e peY Vitio Ny ~
com?;vav\\ @oewm la au \:Q.&‘%‘h,,‘“;}f\ o u¥e sera’

” .

newew tavie al c.S.\gU\g ca \,‘a?; Pe;vclseln.a dea /Y‘.ra.&-?ue.vba
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"q.) Disearo Ppov G@P%&w;\’%

‘43)  Contribucion dal concrats

Ve = %BA-‘: 0.5 @Eb@l
= 0.5(2485 »42=¢0
= 19TRe WKy = 19.78 don

t

Vaed 2 18. 8wl .42 27.3 You

LQ& mﬁ’ml@es Ae,laa,vmv'; %-@mbvj %

[}
V%ﬂ 270‘5“"q67= 706 +%V‘\

SVFQWt&wM g,z.%-m‘awi dua\ “&!‘3 D e>dr 3Q@-%Y -

S o l \’\m‘ & &A. \r ‘\)QA“&‘& = 4’,0 o0 K‘Qﬁ! o"'ﬂ,;-a\m.a ¢ ;

vV, Acwf® . d £%=08n4000

s 2 3,00 Ks/bm%
= ‘o‘%&m?;LOQ“QQ_: q Q@DKj
20 ’

19,7 4+9 = 28,9 dow ‘5;)27.'&;&“ 3.k,

Sa ?awe\?t‘;\ EFR a2 3O ews,

NQLTA-" Sh 3, L\u\sheg\’u h?\n.bcl% en..,‘t evitarvio o
B\Suwe& vmg\'@me,v.*'o& @,vu’@\z&@ﬁ G A
Preeciaw la ?a\"\’tnsP‘;}.ccafw dal comere o Poertx
+\)M&V’ $U&V°&a t.vv\“‘:’bn"x"n. Y snlh-@abﬁ-“vf}“’ \W%‘&V"’
Vi, wma a eom?.vc.&.m-i v ) GownLye o ?Mcﬁw
@‘iﬁl'&:. ‘»\5\? v;:,\ Pwa.g-?uawmb& \%, & Qs ?uw‘a‘guav‘;

Se¥ie ESR B o 2% cwa.
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L.5 FLEXION EN TRABES CONTINUAS José Luis Camba

L. 5.1.« Trabes nmostensadas continuas

A) Estados limite de servicio

L5 1.1. Tntroducecidn.,-=

n 1a flexién isostdtican de trabes nrusforzadas (nedéd acla
rado oue dehido a la ley accifn—reaccidn, la accidn del cable —-
sobre el coneveoto estahba en eavilibrio con la reaccién ve éste!
“onore ol rable, es decir que el oresfuerzo solamerte nroducia -
esfuerzos internos vy nor lo tanto las reacciones de anoyo de la!

estructnra bhiio la aceién del vresfuerzo eran nunlas.

Pajo la accidn del presfucrzo la trabe se dforyma. ~i dicha
trabe es i-ostalicr se deformard libremente pero si se trata de!
una trabe hinerestdtica, va a cencontrar ciertas reetriceiones np
ra hacerlo, provocando en los apoyos reacciones debidas al pres-
frereso, Dichas reacciones se les llamard hinervestdticas y loe mo
mentos debidns a dichas reaceciones serdn llamados momentos hine-

restAts ens de vresfurrza,

1 nfectn nroducido nor las mencionadas reacciones hionee—

rostAticas deberd acrerarse a la accion isostédtica .l ahle,

1 coniunto de reacciones hinerestdticas de oresfuerzo for

man un sistema de fuerzas, nulo,

Para aclarar los concenlos mencionados, la trabe del cjem=
nlo 1, es de seccidén constante de lo ~itud AC=L ( fipe 1) v -

se corsiderari la accidn debhidr solamente al presfucrzo,

Dicho nresfuer~o F es horivontal y tiene una excentricidnd

e, constante 2 todo lo lareo de la trabe.
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nresfuerzo F

o sle
7. 1
j: . . - - - ——éﬁr/ﬁ\eje neutro !

A 2 ®

Fieura 1,

La trabe estd libremenie anovada, nor lo tanto si calenla

mos 1n flreha al centro del claro dehida al nresfuergo so tendrds

I T 1T 71T 7 % Fe

usando el método de

T L 1 la vica conjusada

- ¥ (rig. 2.)
Iyl

o i —a

FTimra 2,
Tl =mnmento s1 centro de la viea conjupada seréd:

2
- ) , T
Pe L L o [IeaL

& 4 2

”:Epj I: X

2

AN Rl

nor 1o tanto, la flecha al ceniro serd:

T'e L2
v ]

L ————
-—

4 5 I




si 12 trahe de 1o fie, 4

estd anovada en A, C y en B (fir, 3) 1la

trabhe ecerd himererstética v nor 1a tantn 12 flerhrs on o) ~uintn B
Se resolverd mediante el método de las flexibili-

drhn snrr nnln,

dades.
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dr donde:
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Por siwekr{a v mor eun
RhA: Rhc.':- 3 F‘e]
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resfucerao

Aa

<

Para nmilificar 1a flechn
a1l ecentro, rl1 anove B de
he nrovorsr vna reoccei An
hinerestfiicn de "vres—c

Firrzo ocue annle 1a fle

cha anteriormente colcu

1rda o <eny

3 a

RhB L _ Fe] L~

18 E T 8 B 1

(E1 primer miembro renre
senta ta Tlecha al cen-
tro del claro, de una «
carpa concentbrada en di
cho muntn v libhremente!

anoyada).

"Merrzns verticnles



Por lo tanto si analizamos una seccién cualquiera x, siendo

OLxL L/ tendremos, ademds del efecto isotdtico del cable,

1as neeciones hinernetdticas de:

Vi = = By

Do dorde el marmentn totnl d ebido a1l oresfuerzo serd:

3 Fe]

M =F - e]-F Mh = Fe; - X

X

}el (1-%})
L
1n 1fnen de nresfuerzo tiene una cxcentricidad:

ot

Mo _ e, (1-3x)
X—.:ﬁ;x-— 1 'L—

al centro del claro valdré:

= ey (1 -3L) = -

L

.\JF
D] =

- . . .
resultondo e una Ifnea mebrada como se indica a1 1la fie, 7,

one es la 1¥nea de nresfu-rzo.

Comnarando los resnltados asf obtenidos con los de la trabe

isoslética «e meden hacer las signientes conclusioners:

. \ Ay . .
1) I.a linea de nresfuerzo ¢ no coincide con el cable o alam

hrr emivalente, debhido al momento hinerestdtico de nresfuerzo.

2) Los esfuerzos nrovocados por el presfuerzo en el concreto, se
rdn debidos a 1a excenlricidad o % de la linea de nresfuorzo v NO
a la exceniricidad ey del e able, es decir ague en nna estructura
hinerestdtica, el nresfuerzo no nasa donde se colon el cable,

salvo un caso particrlar que se verf mis adelante .
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3) ¥n una estructura hiperestdtica deherd considerarse el con
iuntn de 1» misma y no podrd towarze una seccién aislada

como se hace on una trabe isostdtican,

Por todo lo anterior, se modrfn decir anarentemente que -
1re reaccior~s hinerestdticas de nresfuerso tienen nna interver
cién «desfavorahle mnor ejrmnlo cn el easo gne acnbamos de ver,'
mirntras mas sabamos 1 coble en el onoyo para cowprimir el con
ernto, mas lo pondremos en tensién, ya que bajard adnnmis la 1{-.
neca de nresfuerzo

5in ermbareco,, Ins dificultades mue se presentan en las es-—-
tructuras hinerestdticas nresforradas pueden resolverse tomando
on curnta  dichas reacciones *inerestdlicas y tratando de obte-

ner dno las mismas la mayor venlaja posible.

"1 caso del ejemnlo f, se utilizé nars hncer notar en —-
forna sencilla, la nresencia de los momentos hinerestati
cos; sin embhareco la nosiectédn aque se escorié nara colocar el nres

fmerzo fue arbitraria v nn corresnonde a un awso prdctico

Como €11 o a Tlexidn isostdlica, se nuc-
e 1 caso de 1la 7 ’
de considerar el presfvorzo en dos formas: el directo, considerado

COLIO UN gjigterma de care s exterior a la trahe v el inlerwnn.

Ambos métodos nodrdn ulilizarse nrra calcular 1l°s reaccio
nes hinerestAticas debidas al resfuerzo. &n la Tir. 4 se o) sera-
va una trabe continuna con nn cable ondulaio v la Torma coma se¢ -
nresentan las solicitaecicnes debi'as al uresfuerzo nsando el mé-

todo directo,
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puntos de inflexién

i N S S T R
<3’ LFSGV\o(l lpse.v\ od o
7N 2 < =

F A B C

Firura 4.

Las reaccioncs hinerestdticas debidas al presfuerzo se cal

cvlardn nor enalouiera de los métodos utilizados wnara resolver!
F 4

estrineturas hinerestéticns (teorema del area momenta, defle

xidn—nendiente, métode de Cross, ... otee)o

La trabe del ejemnlo 2, escribe el cédlculo de las reaccio-
nes hinrrestéticas debidas al nresflurrryo, mor el método intcrno,
Se emnleard el método del drea momento (Wi, 5).

Se sunonird qre el trazo del cable es parabbélico y aue las
exrontricidades del rismo esfan de acuerdo a las solicitaciorns’

de careas mermanentes vy variables .
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Weennlg 2.-

~Cab\e
i a ‘l‘l . o]
. -~ Fuerza de
ie " . ‘
; precsfuerzo
' A constante
R J Byl — - \
| L ! _ L. 4.__
h 1 |

Figura 5.
Co nada la forwa siméirica del truzo Jel cable se tendrd,

tor el método del drea nomento:

N -

(

‘\’b’hs&\ak Q-G\A‘
A= (2TFe, 1) (2 by« &) = (2 Fejay) al + (11 (2 1)
% 8 3 2 3

_—

De la ecuacidn anterior se obtiene el momento hiperestdti-
co de presfuerzoly y por lo tanto las reacciones Ry €n los apo-
yos.

ma vez obtenidns los momen‘tos’hiperestéticos9 el efecto
total de los momentos debidos al presfuerzo serd la suma alge-
braice de Jos isostdticos e hiperestdticos como se ilustra en
lo fig., 6

Cvando el trzzo del cable equivalente difiera notahlenen-
te de una jpardhola, tendréd q\e lraccionarse el diaprawna de po-
mentos y calcular con su drca correspondiente; el momerto hi-

pereatdtico de presfuerzo.
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Figura 6.

4.5.1.2 Trazo de cables

De los ejemplos anteriores se puede concluir que el valor

de los momentos hiperestdticos de presfuerzo, son debidos al
trazo de los cables.

Cuanlo dicho trazo es de tal forma, gque no produce efectos
hijperestdticos se le llama trazo. concordante, es decir que di-

cho tra@zo no provocarf{a giro:s extreros en la trabe, si édsta -
fuera libremente ajpoyadua. sin embargo este caso se presenta con
wuy poca frecuencia dehidn a gue en general las secciones mas
solicitadas por momento, ¢l presfuerzo se excentra al néximo,

£~ decir se busca la optimizacidn del uso del precfuerzo v ade
wdéS mo necesariamente se trsduce el cdlculo' del cable concor-
dante en una solucidn mas econdmica,
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El trazo de cables en trabes continuas se hace inicial-
mente en forua semejante al trazo en trabes isostdticas, pos
teriormente, con el trazo obtenido, se calculan los momentos
hiperestdticos de presfuerzo y con el diagrama de momentos de
presfuerzo total, se hardn las verificaciones correspondien-
tes en las diferentes etapas de carga.

Cuando el nt'mero de cables es grande y la fuerza de pres
fuerzo variable, se calculardn las zonas limite haciendo ine-
tervenir el momento hiperestdtico de presfuerzo.

Una propiedad importante en el trazo de cables en tra--
bes continuas, es el hecho de que si se cambia la posicidn -
del cable equivalente en tal forma que permanezcan fijos los
extremos del mismo y las curvaturas, dicho cable queda trans
formado linealmente y en ambos casos la linea de presfuerzo
no sufre alteracién y por consigiuiente tampocco cambian los
esfuerzos en el concreto debidos al presfuerzo.

Esto Ultimo se demuestra fdcilmente haciendo uso del --
método directo, ya que la carga unifornmemente distribtuidas --.
FP/r es la misma al no variar la curvatura y que la fuerza =
vertical en los anclajes s{ se aitera, per;ytransmite direc-
tamente al apoyo ( fig. 4).

En la prdctica el trazo de cables es con curvaturas --
graduales y sin cambios bruscos como lo indicarfa las zonas
limite, que tienen forma semejante al diagrama de momentos,

por lo que es necesario proceder como lo wuestran las figu--
ras 7a y 7 b,
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. p c:th
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5
Fievra 7 - a. Fienra 7T =b,

rigure 7.
Una ve7 analivados los eTectos hinerrstdlicos dehic'oc a2l --
presfnerzn en trahes continuns yv lascaracteristicas de tlrsusflorma

cidn linenl del eable eocuivelenie, se orocederd al cdlculo de 14!

Moryn de vrasfuerzo,

4.5.1.3 CAlendo del oresfuerzo.-

Los Tormus (e calecular la fuerza de nresfu-rzo seréd semejon
te a1 s ntili~vadas en 1los de trahes isostdtlicus.pero hreiendo in
tervenir el movsento Ninrectético de .resfuirrzo; como édste a su vez
denende del trozo del cable, serd necesario rroceder nor tanteoc!

hrsta lToerar nhtener la fuerza ce nresfuer-o éntima con un poco

de e¥periencia, aos tanteos bastardan para oblener esta Ultima,

De acuerdo con lo dic' o anteriormente se purdm resumir las
rtonas nreesaring nura el disefio de unn trahe contlinua posliensada
e I» forpa strulenboe:
1Y Sveonsiecibdn de 1n snreciédn transwersal.

?) C4lculo anroximadn de 1 [uerza de presfuerrzo er las secciones
criticas de momento 1moyos y centros de claros y ver la comnati
bilidad dr esta con 1las seccioms supuestas,

3) Traro de las zonas limites v Jde 1a linea de presfuerzo ¢ . dj=—-
chas zoncss cuando el nimero y variacidédn de cables lo ameriten.

4) Correccioners y ajustes,
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4.5.2.- Trabes postensadas continuas

B) Estado 1imite de falla

Ias hipdtesis de base para el disefio de trabes pos—-
tensadas continuas por resistencia o estado lfmite de -
falla, 8 on las mismes que  se indicaron en las notas -
de trabes isostdticas, las cuales se umencionan a conti--
nuacién:

a) Conservacién plana de las swcciones

b) Se conoce el diagrama esfuerzo-deformacidn del -
conceto

¢) Se conoce el disgrama esfuerzo-deformacidén del -
acero )

d) Se desprecia ls resistencia del concreto en tension

la diferencia en la ruptura de una trabe hiperesté-
tica y una isostdtica es que en la primera al alcanzar -
una seccién el momento de ruptura se forma una articula-
cién pléstica reduciendo solamente su grado de hiperesta
ticidad,en cambio en la segunda, se transforma en un me-
canismo libremente deformable, hipostdtica, produciéndo-
se la ruptura,

En la fig. 8 se puede ver una trabe hiperestdtica, su
poniendo su funcionaumiento perfectawente elasto<pldstico.

Una vez que la carga P sigue aumentando mds alld de
la zona eldstica, le primera articulacidn se presenta en
D, méximo momento, habiendo una readaptacién debido al -
nuevo sistema., Al seguir aumentando la carga P se forma =
otra articulacidén pldsticae en el apoyo B, provocéandose =
asf el mecanismo de ruptura. '

Ia hipdtesis del funcionazmiento eldstico no permite
darse cuenta del comportemiento de una estructura en la
fase de ruptura.,
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Tieura 8.

Sin embarco se conocen en la mavorfs de sistewas hinercstéd-
ticos simnles, el mecansimo de ruptura, al cual onede aslicar

se el método estdiico o de trabajos virtrales.

Uado e las trubes nresliorzadas continuas ticneu nerwanente-
mente un sistema de ¢ sfuerzos debidos a la accidn del resinervo,
en el proceso de cargan v descareca, Labrd esfmrrzos ro<ianales si

se 11c06 al limite eldstico (Yerorfa de Linnytsin). i en el caso
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de la fig. 8 se varfa la carga P hasta formar la articule-
cién pléstica en D y después se suprime, repitiendo de nue-
vo este ciclo de cargas, se provocaria la ruptura de la --
trabe por fatiga, aunque el valor de P Pr.

El ciclo de carga podria repetirse indefinidaemente si
no se sobrepaca el rango pléstico.

De lo anterior se puede concluir lo siguiente:
a) En la ruptura, las trabes presforzadas continuas tienen
un comportamiento semejante a las de concreto reforzado.
b) La ruptura no depende de los valores eldsticos iniciales
de los momentos hiperestdticos de presfuerzo ya que el esta
do inicial de esfuerzos va a transformérse debido a la adap
tacién plédstica de la estructura, por lo tanto los momentos
de resistencia en cada seccién de la trabe pueden calcular-
se con la posicién del cable equivalente, sin tomar en cuen
ta si la posicifm de .éste coincide o no con la linea de -
presfuerzo.

En el disefio de trabes presforzadas continuas se reco-
mienda hacer una grdfica comparando los momentos fleyjonantes
multiplicados por el factor de carga y asi mismo la gréfica
de los womentos resistentes para comprobar que no nay proble
ma con la ruptura en ias diferentes secciones criticas de la
trabe.

As{ mismo se subraya la importancia de que todas 1as .
secciones sean subreforzadas, tal como se indicé en las notas
de trabes isostdticas, para tener una falla ddctil. E1 Reglamen

to DDF 76, 1imita la cantidad de acero de rresfuerzo y ordina-
rio, €n tal forma que la fuerza Asfc 4 Asp fsp, carresrvondien-

te al momento resistente de la seccidn, sea igual o menor de

la que corresponderia al 75% de la falla balanceads.
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11,3, CONTINUIDAD 'EN .- TRABES

e

PRETENSADAS

Lstado 1{nite de falla

a) Trtronduccibn,-

Rl e«tudio de este timn de continuidad en trahes, supone'’

un estado inicial de nrefabricacién de las mismas en el cual tra

Yajan isostéticamente y aue en su estado final trabajardn como -

rontinnas mrdiante una losa colada in situ ¥ con refucrzo normal
naruy momento neecative . { fie, 12),

trhes prefabricadas

[ ¢ T ]

acern de nresfuerzo

(a)

Fig. 12

refuerzo ordineér.o

&

acero de nresfuerzo

(b)

concreto colocado in situ

refuerzo ordinario
o N ey () B A AP A A S A A A

WA AW A S A4 A

ﬁ Ao e e o wa woo by wgn wm wen o owe <o

acero de nresfuerzo

(c)
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En €l estado inicial de nrefabricacidén las trabes »nucden

ser nre o nostensadas field3 siecndo mAs comunmente el —--

dr las primeras.

2222 2Ll L PRt P L L Ll LA L
P
L // [~ -
™ - - / ~ -

trabes pretensadas almtres de
_/ \\ /presfuerzo
Lkl L 2L L e ey = (e A A AR AN A A A4

7

por e e e e e e e ow e o e foee cre o ame .

L L L L L L L e ey o e Lol L L

\ / cables de presfuverzo

trabes postensadas prefabricadas

Fig. 13

<

Fste tipo de continuidad a base de refurrzo ordinario se -

. . )
traduce en una cconomia considerable en las construccinones, com-

narade con traubes libremente anoyadas v ademis amnlia el cawpo -

de la utilizacién de la nrefabriccidn, al nronorcionar a los -~

clementos nrefabricados 1a canacidad »ora Lomar momentoe ne~pti-
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vos y efecios de Thwerzas horizontales, viorto o sismo al formar

marcos ripidos con las columnas..:

Cuando la continuidad en trabes orefabricadas s« realiza -
medinnte el refuerzo ordinario, las secciones orefabricadas de—-
ben ser canarces de resistir sun oweso pronio ¥ la losa aque serd co
lTade posteriormente in situ; una vez fraouado el concretn de di-
cha lcsa, le seccidén se le llamard comwesta y es éstu ltima 1la
aue va a resistir el resto de la carsa nermanente y 1o corrsa vi-

va totnal, como se indicd en 11.,2.3.

De acuerdo con ésto Wltinoe, la cconomia one =se realize se-
rd mayor miegntras la yelacidn entre carca viva v muerta cca més!

reruande,

n est as notas se desvrecisarédn los momentos mositivos -
en los anovos debidos al flujo v a la contraccisdn del con
cretn en las trabes nrefabricadas nretensadas rnyn efecto
es vequefin v Gisminuido mor los momentos nerativos debi-—
dos a la contraccidn e ire la losn colada in =it v las -
trabes prefabricadas. Ademés se sunone aue al disesiar la!
conexidn en los anoves las trabes nretensadas va efectua-
Ton nna rarte ilmportante :de lus deformaciones debidas al!

flujo v a la contraccién del concreto,

J
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i

Cusndo la continuidad en trates pretensadas se recalize -

con acero grdinario y gue el presfuerzo no actia en las zonas €X

tremas Jdr lus miemas vor no estar ani naherido, el cdlcilo -

de dicho 1efuerzo se hard en indéniica forma al disefio por re
sistencia indicuado en las notas del estado limite de falls.

3e supondrd un diagrawa siwplificado de enfuerzo-cetors
macidén para el acero grado duro, cuponiendo un valor del 1{imi-

te de fiuvencia del mismo fy = 4,060 '(g/cu.2 (fig. 14 ) y que 1la

detcrmacidn unitaria en la fluencis tiene un vsalor Jeév: 0,002

F g}\'ﬂ/cnf‘)

{5 fy = 4000 Kg/Cm?
[]
A E=2X10° Kq/cm® = =
, afcm® &y 4000 = 0,002
/
2 x 1C

/

/

l — '

&
Bhed S &

N i_{ vra 14

n
o]
4

las ‘etapas de diserioc en el estado limite de falla son

mejantes & las indicedas en el inciso del micsuwo nombre, la

diferencia que existe en este caso con €l procedimiento citado

debe a la presencia de una counpresidn ya existente en el conm

creto debida el pretensado, (fig. Ié),
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Pigura 15

es decir que el bloque de compresién del concreto valdra:

cu= (fic - fcp) x b x &
Tu = Asf y

Mr = TX 2 = 3 X 2

en las expresiones anteriores todos los i€rminos Lan sido de-
finidos, subrayando solauwente que fcp es la compresidn en el

.

concreto- debida a1l presfuerzo, qve deterd disminuir.e del va

lor dqe fre.

Couo el valor de fe¢p depende del diagrawa de deforwacio

1N

nes®en la seccidn del djoyo y que ain no se conoce, €l proce

dimiento mas expedito cursicste en suponer un valor de fep -
I by

cuyo valor inicial para el primer tarteo puede ser 10C I’g/cm2

para trabes pretensadacs y verificar posterior.erte que la su-
posicidén rué correcta. Si la diferencia erntre el valor supues

to y el encontrado de fcp se considera importarte, por ejempio

104 o mds, bastard con touar =n velor interweaio - la diferen-
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cia y asi calcular de nuevo el valor de "a", profundidad del
blogue resistente de compresidn .del concreto y después el mno-
mento recistente. Dicho momento resistente deterd ser rnayor
‘que el momento 1Witimo actuante, cuyo valor se calcuvlaré ron
21 .factor de carga indicados en las notas de estado wltino de
rTalla .

Deberd siempre verificarse que el tigfo de falla es dde-
til, o fea que la ruptura es producidu por la flueacia del ace
ro, sccciones sobreforzadac; ue no ser as{ terdrid que rodificar

se la seccidn de concreto, 0 el drea de acero en tal torma que

1a fuer.a de tensidn sea el 75% de la tensidn balanceada.

Para las secciones en los certros de claror, €l momento
positivo debido al resto de carbas'permanentes y al total de
Curgius vivas ge hard en l¢ forwa indicada en el inciso de
secciores compuestas, solo se analiraird en este capitulo la
seccidn sujeta a momento negztivo.

El ejemplo 3 iluetra 1la verificacidn nor
fiexidn, del estado l{wmite de talla de una seccidp coiyuesta,

derivada de 1s continuidad de dos trabes isostdticass; solo re

‘nacdlilzw para momento negntivo,.
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DISENO DE 1LOS MUROS CABRECEROS .

SISTEMA DE FUERZAS

°_1f' 4 e 24.44 Ton
3.50 mis.
. e 20.36 "
3.50 . .
- & 15.49 °©
3.50 ? .
L. - i0.45 "
35°“r - 5.37 °
3.50 ¥ '
s (FUERZAS SISIICAS)
f |5. 70 cmts. :
J i o
ELEMENTOS MECANICOS.
24.44 Ton
44.80 Ton.
60.22 TYon.
4{70.74 Toa.
!
R
_ 7641 Ton.
J 96733 Ton. M.

MOM

I T I

—

ENTO FLEXIONANTE = FUERZA CORTANTE



RZVISION POR [FLEXION

[ T Jt%q-—i_ . Cu=ab £t
f - .

POR EQUILIBRIO MATERIALES © "
Cu= Tu o CONCRETO f% = 400 kg/cin?
2 Ty = Asfy ACERO  fy=4200 ."
28 ¢m .
‘ f'c = 254 kg/cm?
BN E o

EN FORI'A APROXIIADA

AT}

.

0.8d FrRfy

Z=0.8d

22max. =957.33 Ton. M. A

Mu =],1 % 967.33 = 1064.06 Ton.k{.

106406000 _

A
¥ T 0.8 x530%0.9x4203

22.41 cm®

SUPOIIIENNDO* 4 VARS ¥ 8  As=220.28cm?

Tu=20.28 x 4200 = 85176 kqg.

85176
a 50x 254 6.7lcm.,

LiR= 15.31 % 85.18 =

FR MR o
CHECANDO EL PORCENTAJE HINIHIO: .
G min = O?‘/—C (REGL. D.F.)
0. J o°
e min s = 5 0.0033

420@

v



As min = 27000 x 0.0033 = 80 cm?

USANDO 8 VARILLAS # 12  As =91.20 cm?

‘., RIGE ARMADO MINIMO B
REVISION POR CORTANTE ;

PARA EL CORTANTE VERTICAL SE USARAN CONECTORES
Y PARA EL HORIZONTAL

CONECTORES EN PANELES A NIVEL CIMENTACION

vV=76.11 Ton.,

Vu= LI x 76.1l = 83.72 Ton.

FLUJO DE CORTANTE

Yu = Vu
h
83720 ’
=221 =53 /ml.
Vu 570 5.33 Ton./mli

SE COLOCARAN 6 PANELES DE 2.40 mis DE ANCHO POR

350 mts. DE ALTO APROXIMADAMENTE.

TOMANDO UN SOLO PANEL b= 2.40 mis,
y
T v =533 . P

—_—— s 3

T Pr = Vi (b)
Vo (b}

TP4 P2

"

h=3.50mis. £3 V3(h)

|
|
TV4’ P4 V4 {h}
_j‘.

F— e e

2.40 V.
I



POR CEQUILIBRIO :

ZFx =0
=ZFy =0
lo =0

SIFX=Pi—P2=0
Pi = P2
C.V2=Vi= 533 Ton.

ZFy =Pg—-Pa3=0

h

14 =

- [ N Py
h
P4a= YVi(b) —
it (5) 3
Va4 (h)=Vvi{h}) -

. Vas=Vi=V3=5.33 Tonsml,

Pi= P2 =12.73 Ton,
P3= P4 =18,.66 Ton.
USANDO CONECTORES CON VARILLAS DEL 5 PARA P3y P4
YRy = 2 ¢ fy As Cos 45°
VRY = 2 x 0.9%x 4200x 1.99% 0.707 =10.70 Ton.

POR SER CONEXION

VRY
3/3 - 8 Ton.
NUMERO DE CONECTORES = ———-'§—§§—6——=2.33

.. USAR 3 CONECTORES



USANDO 1ESPIGAS PARA Pir y P2

POR SER GONEXION |
Vu =2~ x 1279 = 17.08 Ton. g /
9

POR EL CONCEPTO CORTANTE —FRICCION

Vu

Avf= ——m—— z-1
Y frpfy ’ ( )
avE = 1950 | 5458 cm2-

0.8x1 24200

USANDO 3 ESPIGAS #& 5 As = 5.97cm2 > 5.08 ¢m?

CHECAKNDO ILA LONGITUD DE ANCLAJE .
Ld=0.06 As fy/ /f¢ 2 0.006 db fy > 30¢m.

l.dy = 25,20 cm.

Ldo = 40.64 cm.~—rlge

REVISANDO EL CORTANTE PARA ESPIGAS EN EL PRIMER
NiVEL, -

Vus= LIx ———‘;t- X 70.74 = 103.75 Ton.
FLIUJO DE CORTANTE -»v—'ﬂ,gﬁ;’;gf = 6.61 Ton/ml,
¥ .

PARA EL ANCHO DE UN PANEL DE 2.40 m.
Vu = 6,61 2.40 = 15.86 Ton.

POR EL CONCEPTO CORTANTE -FRICCION

Avi= ——=2880 _ _ 4 72cm2

CB8xix4200

USAR 3 ESPIGAS # 5 POR PANEL
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7.1.
7.2.

7.3.

7.4.

7.5.
7.6.

7.7.-

7. CALCULO ELASTICO DE TRABES

ISOSTATICAS A FLEXION,

TEMARIDO

Anotaciones.

Solicitaciones:

NN
L] L) ° L)
N

L] » e

Accidn de un cable sobre una trabe.
Centro de presién.

Compensacién de la carga permanente.
Limite de compensaci6én de la carga
permanente.

Esfuerzos.

Condiciones a respetar:

.4.1.-
.4.2.-

Condiciones a respetar.
NGcleo limite.

Determinacién del presfuerzo.

Determinacibn de la seccibn minima de concreto.

.6.1.-
~6.2.-
.6.3.-

Regla general.
Seccidén sub-critica.
Secciébn sobre-critica.

Ejemplo numérico.

JP*pgw.

_87-



1 ANOTACIONES

Consideramos una trabe de linea me_
dia 0x que se supone recta ( la tra

be es isostdtica ) el plano medio -

by : Oxy presforzado y flexionado en ese
U)

S I plan.

v

Llamamos
2-0- Gx
] El1 claro de la trabe £

VIJiO L :abZeE] drea de la seccién S .

S El centro de gravedad de la seccidn
G ; éste punto estd situado a una -
distancia v de la fibra superior, vy

v' de la fibra inferior.
1 = Momento de inercia con respecto a (7
I/v 1/v'= Médulos de inercia.
L= —% = Radio de giro.
n = o 73en§jmi§n§o_de la seccidén T + I
A | . - Sv 7 ST
P "ovT T Suv! X h
h = Peralte de la seccidn.

En la seccidn estudiada, la trabe est3d sometida a ios

efectos de dos solicitaciones principales.

1.-) Las cargas exteriores que introducen en la sec

cién considerada un momento M y una fuerza cor
tante T . El momento varia entre dos vaio--
res extremos M, y MM tales como

M MMy



Mp
Ms
Mip+s)
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Serd el momento de carga muerta.
Serd e! momento de ¢ arga viva.

Serd el momento de carga muerta + carga viva.

En el caso de la trabe independiente tendremos:

Mp =

M(p+s)= MM( momento maximo ) .

Mm( momento minimo ).

Se considerard positivo, todo momento que comprima la -

fibra superior.

2.-)

El presfuerzo ejercido por un conjunto de cables

cuyo centro de gravedad se encuentra a una dis--
tancia aode la fibra media. La fuerza global! es-
F y serd considerada como positiva, ya que in--

troduce una compresidén en el concreto.

e, serd considerada en valor algebrdico positi-

vamente hacia arriba.
En el esquema de la pagina anterior, el valor de

e, es 'por ende negativo. Ademds,v y v' se con-

siderar3dn en valor absocluto.

En todo 1o que-sigue supondremos, el cable hori-
zontal en la seccidén estudiada,despreciando asf{
su dnguloea con respecto aGy , es decir igualan-

do cos o ;@ uno.

SOLIC!ITACIONES

21 Accidén de un cable sobre una trabe.

211

Consideramos una estructura sometida dnicamente



a la accién del presfuerzo. Las cargas exterio
res y en particular el peso propio y las cargas
vivas se suponen nulas. Se llama éste estado -

el estado de " Presfuerzo Puro',

En su conjunto é€sta estructura !esté sometida -
a un sistema de fuerzas idénticamente nulo. En
efecto a una fuerza en el cable ( tensidn-F por
ejemplo ) se opone directamente una fuerza en el
concreto ( compresidn + F por ejemplo ) y ésto-
.en virtud de la Ley de Accibén y Reaccion.
NOTA:
‘Dé " no ser asi existirfa una fuerza diferencial
A F que introducirfa a la estructura de masa -
m una acelerac idén:
-A F

Y ==m
E1l presfuerzo desarrolla por consecuencia en la‘
estructura Gnicamente fuerzas internas y por -
ende las reacciones de apoyo de la estructura -
constituyen un sistema idénticamente nulo.
Desarrolla también en dicha estructura, deforma
ciones que son : un acortamiento debido a la -
compresidn del concreto, una curvatura debido -
al efecto de excentricidad de la fueirza del - -

presfuerzo.

Si la estructura es isostatica se puede defor-

mar con toda libertad. Las reacciones de apo-
yo introducidas por el presfuerzo puro,son to-

das npulas.

Si la estructura es hiperestidtica las deforma-

ciones que la solicitarian si fuese isostatica
no satisfacen en la mayorfa de los casos a, las
uniones sobre abundantes que la hacen hiperes-

titica. Por consecuencia nacen en cada apoyo,



reacciones que llamaremos reacciones hiperestd
ticas de presfuerzo que no son nulas de manera
a satisfacer la compatibilidad de deformaciones

a derechs y a izquierda de un mismo apocyo.

Por 1o dicho anteriormente, éstas reaccicnes -
forman en su conjuntoc un sistema idénticamente

nulo.

212 Estudio de la seccién. Vamos a estudiar de mane-.

ra separada en una seccién S cualquiera, el equi
librio del cable y del corncreto.

Cada uno de éstos elementos estd sometido a fuer
zas ejercidas por el elemento al contacto. Asi-

mismo:

-" El cable est§ en equilibrio bajo las reaccio-
RY

nes ejercidas sobre él por el concreto.

- El concreto estd en equilibrio bajo los efec-

tos del cable y las reacciones de apoyo.

2121 Equilibrio del cable :

El concreto ejerce sobre el cable, una fuer

za de tensién -F situado al nivel del ancla

je y las fuerzas F

q.‘.‘ ——E——
debidas a la curvatura ( R=radio de curvatu

ra del cable ).

El cable es asimilable a un hilo perfecto,~

es decir que su rigidez a fleéexidn es nula.
No puede equilibrar ni momento de flexién -
ni fuerza de compresidon. El equiiibrjo es-
t3tico de dicho cable éxige por consecuen--
cia que esté sometido- en cada seccidn a una

fuerza-F tangente a su trazo.



En particular si cortamos la trabe en una
seccién S el equilibrio del trozo de cable
sitqado a izquierda impone que el punto de
paso de la fuerza tensién que se ejerce so-
bre el cable céincida con e] punto de paso

del cable.

2122 Equilibrio del Concreto:

El pedazo de trabe situada a izquierda de -

la seccién S8 estd en equilibrio bajo:

- La accidén del cable.

~ La reaccidén de apoyo.

- Los efectos del cable en la seccidn S -

son directamente opuestos a los que aca-

bamos de mencionar.

La fuerza de compresidn pasa por el ca
ble. \
| - El sistema de reaccidn de apoyo R intro
?R X h} duce en la seccién S , un momento flexio
\ : _ - nante Rx y el equilibrio del trozo a iz-

quierda no puede ser asegurado que a la
condicién que la fuerza F de compresidn
h se desplace de un valor § que satisfa-

ga a la relacidn F&§+ Rx =0
CONCLUSIONES

En el caso de una estructura hiperestdtica ( R # 0 )
el punto de paso de 1a fuerza de compresién en el con-
creto en una seccidn cualquiera es diferente del punto

de paso del cable. En el caso de una estructura isos~-

titica R = (0 este punto de paso coincide con el pur-

to de paso del cable.

22 (Centro de Presiénf

Consideramos un caso de carga cualquiera constituf
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do por un momento exterior M que puede variar en-

tre dos valores extremos Mm y MM

La seccién estd adem3s sometida a2 una fuerza de
presfuerzo F con una excentricidad dee, la solici

tacidén glicbal serd entonces :

- Una fuerza normal de compresibn F

- Un momento flexionante en la seccidn Feo+ M

Esto equivale a la accidn dnica de la fuerza de -

presfuerzo F excéntrica de un valor :

Feg + M .M
F Fooo

e =

El punto de paso e ' de la fuerza F se llama -
centro de presidén. Cuando la seccid6n describe la
trabe el centro de presidn describe 1a linea de -

presion.

Anotaremos que bajo la sola accidén del presfuerzo
es decir bajq presfuerzo puro el valor de "e' es
igual ae, punto de paso del cable de presfuerzo -
en la seccion. Esto es cierto cuando la trabe es

t

isostidtica conforme al parrafo anterior.

Anotaremos en fin que bajo el efecto de un momento
exterior M el centro de presidn se despiaza de M
( hacia arriba si M es positivo y hacia abajo si

M es negativo ).

Vamos a ilustrar en el esquema siguiente las dife-
rentes posiciones de! centrc'de presién en los ca-
sos de carga que soliciten una trabe independiente

sometida. a momentocs posiiivos.



—

' o F = }: T,
it wl— .'%‘L' Gt —3 2 Bl
eo m e,] —_—

F— L

SIN CARGA VIVA CON CARGA VIVA

Presfuerzo Puro Presf. + Peso Propio Presf. + Peso Propio +

Sobrecarga.

Bajo las dos solicitaciones extremas

M, ( carga permanente ) ( Mp )

M ( carga permanente + carga viva ) M ( p+s)

M

Las posiciones del centro de presién son las sigui

entes

Bajo momento minimo e .= e, + Fm( e = Qo+_¥p )

Bajo momento mdximo e = e, +_MM( e = €0+_M(P+é) )
2 2 F

0 séa e = e DM [ o= ¢4 M)

El esquema de la pédgina anterior nos permite ver de
manera cualitativa las condiciones a las cuales de-
ber3d satisfacer el presfuerzo. Veremos en lo que -
sigue, que el centro de presidn "¢ ' debe permane--
cer en el interior de una cierta zona de la seccidn

en todos los casos de carga.

Los casos de carga limites pueden hacer correspon-

der e, y e, .con los limites de ésta zona. En este
caso, bajo el efecto del- momento A M ( que puede -
ser el momento de carga viva ) , el centro de pfe;-

sién recorre la integralidad de ésta zona. Veremos
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tambi&n que esta no es la ilnica condicidn a la cual

debe satisafcer el presfuerzo.

Compensacién de la carga permanente. La solicita
cién resultante en la seccidon estudiada se descom-
pone en una fuerza de compresién Fy un momento -
Feo + M.

Se puede anular el efecto de un aumentc de momento
permanente & M desplazando lGnicamente el cable de
un valor :

§ e tal como &e, = -&M
0 0 F
Las solicitaciones globales permanecen sin cambio.
Tenemos siempre una fuerza de compresidn centrada
y un momentol{ F (eo+ 6e0)+M+6M)o sea Fe,+ M

En consecuencia las cantidades de materiales acero
de presfuerzo y concreto no cambiarfan ; so6lc cam
biaria la excentricidad del cable que serd e¢,+8e, -

séa
© € 2o -8M

Tomando en cugnta ésto, porqué no admitir de di--
mens ionar una seccidén ( concreto y acero ) sin to-
mar en cuenta las cargas permanentes. Imaginemos -
que el peso propio de la trabe séa nulo y por lo -
tanto dimensionamos la seccidn considerando dnica-
mente los momentos de carga viva.

En contramos una fuerza F y una excentricidad oo
La hipbtesis hecha es obviamente falsa pues la tra
be pesa; sea Mp el momento de cargas permanentes.

Se podra conservar la misma seccidén de concreto y-
los mismos cables a condicidén de aumentar la excen

tricidad del cable de &8¢, = Mp la excentrici
dad definitiva serad entoncesﬁE:eoo = -Mp
F

Se ha compensado asi la carga permanente vy la tra
be, cuesta lo mismo que pese o no.

De manera contraria a los otros procedimientos en-

los cuales toda carga cuesta lc mismo que sea per-

manente o variable, el concreto presforzado por su

caradcter activo debido a2 1a posibilidad de dosifi-

car las fuerzas permanentes, actuando sobre el tér

mino presfuerzo,sé6lo se dimensiona con la parte va

riable; es decir la carca viva. Esto es cierto t§§
ricamente, practicamente existen limites a ésta com
pensaciébn.

Limite de compensacidn de la carga permanentz. La-
practica nos impone limites a ésta compensacidn de
la carga permanente, debido al hecho de que el ca-
ble se debe quedar en &: interior del concreto.

Es necesario que la ex centricidad sea como:




{ v - d" ) caso de M > o

©
A

e < (v -d ) casode M<o

Siendo d y d'la distancia minima que se debe res-
petar entre el centro de gravedad de los cables vy
la fibra extrema mds cercana. Es necesario que el
desplazamiento :

{ %p ) [ 0 sea & e, )

- Sea suficientemente pequefio para poder respetar *
la condicibn anterior; o también habiendo dimen--
sionado la fuerza F considerando dnicamente el mo
mento de carga viva no se podrd resistir gratis -
al efecto de la carga permanente que en caso de -
que _P sea inferior a un valor critico.

S
Si no es el caso, solo quedard como solucidén el -
aumentar la fuerza F para poder reducir el despla
zamiento -~ -
( fp )

En funcidon de la posibilidad que se tenga de com-
pensar la totalidad o parte de las cargas perma--
nentes se podran distinguir tres tipos de seccio-
nes :

a) Seccidén sub-critica : la carga permanente se -
puede compensar sin que el cable esté en excen
tricidad méaxima.

b) Seccién sobre-critica : la carga permanente no
se puede compensar totalmente. La excentrici-
dad del cable es maxima.

c) Seccién critica : la carga permanente se puede
compensar integralmente y el cable tiene una -
excentricidad maxima.

La misma distincién se puede hacer en el claro. -
Debemos notar que en el caso de una trabe isosta-
tica cuyo claro es sobre-critico todas las seccio

nes no son sobre-criticas. -

ESFUERZOS

Se considerard el concreto funcionando de manera elés
tica, son entonces los esfuerzos una funcidén lineal -
de las solicitaciones. Los esfuerzos son aditivos.

En el centro de gravedad, el esfuerzoog es igual a
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F . - . ' .
T siendo los esfuerzos introducidos por los momen
tcs, nulos en este punto.

Damos a continuacién el aspecto de los diagramas gene
rales de esfuerzos en &l caso de una trabe independian
te.

g, cm 0; = O+ O o a2 = O14 045
7 P
W -
M \ Mé
G _ o F _@_@_ 0. /X _ c3
- 4 g_ ‘ \ /
ao t j
il o' p q&ou+o¥ ‘ou oh==%+oz
Presf.Puro Carga per- Bajo carga Carga viva Bajo carga viva.

manente. permanente T

NOTA: S6lo estos dos estados se deben conside- ) l
rar.




4 CONDICIONES A RESPETAR

Dimencionamiento.

Este capftulo trata de las condicio
nes a respetar y del dimencionamien
to en el caso del presfuerzo total.

Ly Condiciones a respetar.

Los cuatro esfuerzos o, o] O, g,
T2 deben quedarse en el interior de un

Oap ..
Y sector de seguridad que se ha fija-
do en funcidon de los reglamentos.
Se debe tener en servicio
o, > 0, o, > T,
g 'Fl Los esfuerzos indicadcs G son
oh . los esfuerzos permisibles.

~ Si esgla excentricidad del centro -
de presién en un caso de carga determinado el esfuerzo O -
sobre la fibra superior se escribe : .
o
= N = + = 1 + e

S T S L L
De 1a misma manera sobre la fibra -

inferior se escribe o,;'=0g(7-%% 1o que conduce a las expré;
siones generalizadas del equilibrio de la seccidn siguiente

U1 20 =gg(1+Zv])< T,

(1)

e e —
02’50[_ogllzzv)i 01

k2 Nicieo Limite.

Se define el nicleo limite como la-
zona en el interior del cual se debe encontrar el centro de-
de presidén o sea el valor de ¢ para satisfacer a las condi-~-
ciones de equilibrio.

De las inigualdades (T) escritas an-
teriormente y aislando el término 'e'se pueden determinar los
cuatro limites del ndcleo.

a) Ug”"t%_u’ _>.-C—Ix %-Ui 6’1- Og
L £
o sea e > { 0,-0g ) P
4] 2309 (;‘_-1'1) f_éz
o v
e > - 4% (1- 01 ) = - m
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b) De la misma manera se obtendran

los 3 otros limites. La expresibn generalizada se escribe:

.2 1 = ;2 o 1 = a
a = A4S i o 4 2 4
~1 - | —El—g“ ) v- | og )

<es -
5 a' = - 2 T 1 ,{_2 1 _¢'s ) a'y
! -1 - T (5% — ! v’ i og

“Se obtienen las siguientes zondi--

[

(1) e> -a, para obtener o; > 01
(2) o> -a} para obtener a}] < 0}
(3) e<- a, para obtener 0, < T
(4) < .a}para obtener o} > o}

Las condiciones 1 y 4 son las de es
( condicones de minimo de presfuerzo.).

fuerzos minimales

Las condiciones 2 y 3 son las cond-
ciones de esfuerzos midximos ( condicones de dimencionamien-

to del concreto ).
) Si 1lamamos "¢ al mds pequefo de
los valores a;ya} y"c"' el m3s pequefio de los valores a;
y aj el centro de presi6n debe satisfacer a la igualdad si~~-
guiente : ,

- ¢ < e < ¢

Para que la estabilidad de la sec--

cidn en todos los casos sea satisfecha.
Caso particular importante del nd--

casu de que los esfuerzos minimales per

cleo central. En el r
misibles sean nulos T} =04 = 0 se obtienen los valores-
limite; ( el nidcleo -

siguientes para los limites del nicleo
limite cuando los esfuerzos considerados son nulecs toma el -

nombre de nicleo _centrai).

N
ay =4 = _ 1 Lo 1) ~a B
v Sv og
fex
e e ] N S S
a‘] _’(‘r (g__l_. - ) YL Sv! 4
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Cuando la seccién .considerada des-
cribe la trabe el conjunto de los niicleos limites de todas -
las secciones constituye el huso limite.

5 DETERMINACION DEL PRESFUERZO MINIMO

Las posiciones extremas del centro-

de presidon bajo los dos momentos extremos M Yy M se ob---
tienen llevando a partir del cable los vectores de intensi--
dad Mn y My hacia arriba ( siM > o0 ) ( conferir pérrafo 22).

F F Los puntos obtenidos se deben que--
dar en el interior del nlGcleo 1imite para que los esfuerzos
seah permisibles.

Al inverso para satisfacer estas -
condiciones el cable se debe quedar en el interior de una -
zona llamada nicleo de paso que se obtiene de la siguiente -

manera

iy

A partir del limite superior ctrans

lacién de  _ ﬁFM_
A partir del limite inferiorc’trans
lacién de My

F
Cuando M> 0 . Por lo tanto la excen
tricidad ¢, del cable debe ser tal
como

M
e - _c’ - m = - M
1 ﬁeo f. 22 ¢
El valor minimo de la fuerza de - -
presfuerzo - se obtiene cuando se puede alcanzar los esfuer-

zos minimos permisibles Tiy G2 en los casos extremos de car-

ga.
Entonces : o = a;
b4 c'= a
1
si 0,= oh= = I
1~ 02— 4] c - g‘g’r
et = &
y ete' = F_+ 1 _P h
Sv sy
La inigualdad precedente se trans--
forma en igqualdad M My

m
el = -~ c_’ L = e = e, -
F o ? F
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El ndcleo de paso se cierra y se
vuelve en un punto de excentricidad e; = e2 =¢_. Esto signi
fica que se alcanzan los esfuerzos permisibles en esta sec-

cibn,

El valor minimo de la fuerza de -
presfuerzo es entonces :

M - M
F o= M m
c + ¢!
AM
I Fo= cte’
S« 6'.1 = -6£ = o
£ __AM
= o
vy ia excentricidad impuesta al ca-
ble . M M
e = =~-c¢' - m_o. oo - M
o_. F F

Este valor es el valor minimo del presfuerzo, pero se supo-
ne en este calculo que la carga permanente se ha compensado
enteramente; en efecto en ningdn momento se ha escrito una-
condicién que limite el valor de la excentricidade, en fun-
cién de la geometria de la seccidn. Cuando el valore, obte
nido aplicando el cdlculo precedente, es tal que el cable -

sale de la seccibén, se deberd aumentar la fuerza de presfuer

zo como se indica a continuacidn:

i Consideramos un ejemplo con M >0 ;

se debe aumentar F de manera a reducir el desplazamiento -
M y hacer pasar asi la linea superior del huso de pasoco-
arriba de la linea de excentricidad mdxima. E! valor mini-
mo de F se obtiene cuando estas 2 lineas son tangentes o -

sea : M
e - My = - (v'- d') 20 que dd F = H v
F _ i M My VT ¢
s i Gi G2 : o0 Fiqg——h — - 3
§ﬁv-(u'+d’)
Y e = - (U'-d')
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FONCLUSION PRACTICA

) En prdctica no se debe checar si el
valor e, obtenido a partir del primer dimensionamiento de ia
fuerza es compatible con la geometria de la seccién.

Solo basta en aplicar la regla si~--
guiente: '

En toda seccidn el valor minimo de!
presfuerzo debe ser igual al mds grande de los dos valores

siguiéntes :
AM } My
Fi = —— y  F2 = ——
c+e! v'-d'+e
6 DETERMINACION DE LA SECCION MINIMA DE CONCRETO
61 ’ Regla General

La seccién de concr=to es minima -
cuando su compresidén alcanza los valores permisibles en los-

docs casos de carga extremos o sea T1 Y T2
En este caso c = a,
y : e’ = aj

En el caso general cuatro expresio-
nes rigen la estabilidad de la seccidén. Estas expresiones -
son :

M Fe v F —
= m + 0) —_—t — > o1
QI‘ ( . 1 s —
) 0;. = _“ Mm + Feo! _\I).'J' TF-.S. -6'-'1
o2 = ( Mu+ Feo) — << 7
] _
ot = - ( My Feo) —%—* —i_z ob

Las incbégnitas son :

a) Presfuerzo F oy e,
b) Concreto _I 1
v v’

Por ende el problema tiene siempre -
una solucidn matemdtica que satlsfaga a las cuatro expresiones
mds arriba, convertidas en icuaidades. '

Slgr flca esto que matematlcamente -
se pueden alcanzar los cuatro valores permisibles de los es--
fuerzos.
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patible con

621

622

1a geometria
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lLa seccidon es sub-critica.

valor dee

Por hipotesis el
< yld!

de ia seccién ( e,

es com

).

o

fa solucion del sistema es

Para el presfuerzo como ya lo vimos
Foo- MM- Mm _ A M
T e * e e+’
MM M
- , m
P, e_ = c- —_— 0 -
. F F
Para el concreto:

Cuando el momento exterior pasa de-

moa MM fos esfuerzos pasan :
- en la fibra superior de 01 a 02
- en la fibra inferior de Ei,a o}
‘Por 1o que se puede escribir
1 My o My _ MM
1) = -52 _6'-1 A_G
1 My o My Y
A o1 - 03 AG!
o, h : b h
. _ - [ 2 - = -
con ¢ = az= a; = pv (Gév'* ERY 1) pv (1’32U’*32' V)
~ ] oy h
= ai1= ai =-pv' (1 - = gt ﬁ ) =-pv (= :1_. - 1)
TV + olv o1v +0,V
_ _ _ En.el caso de que g1 =04 = 0.
y que 02 =0} © se obtiene
ph
o1 My oo W
¢, = — - - — - =
sv’ F- sV F
A - AM
Y v'! o
con c = a; = aj) = L
sv’!
e' = a; = ail = =L
V.Y
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63 La seccidbn es sobre-critica.

Se razona con momentos M positivos.

En este caso ¢,no es una incognita :

ey = - v -d )

por lo que el sistema anterior de expresiones conduce a tres
igualdades y una inigualdad.

El esfuerzo permisible que no se pue
de alcanzar en éste caso es g,

En efecto se ha tenido que aumentar-
y disminuire_ por lo que g; aumenta con respecto a la solu-
on de la seccidn sub-critica.

Fn
Ci

Se pueden alcanzar los esfuerzos T,

E; y E; por lo que la solucién del sistema es :

631 - Para el presfuerzo:

My , My

c + vl - d
= - (v - d) ’

&a el concreto
M- m AM

= = —_—

1
yT - o] - v} Ao
T

632 P

P h

.Y Gyt G g o .
Del diagrama de esfuerzos bajo carga maxima se escri-

be

Ql
N -
<

_0'—2\)' +




v i ] ( Oav' +0%pv 1
1 F Put
1 F__ P*H
% 62 +6—5 %1
ay = ot (=22 R gy a1 -
oov' +0,v 02
of
= - pv - =
oy v'+oi v
0 = o0
M
F o= i =
1__+ v'-d’*
Sv
e, = - ( vi-d' )
1 AM
v’/ g
1 __Ph
v o

- j06 - °



- 107 -

Flexién de trabes isostaticas

-~

Ejemplo numérico

AN

4.00 | 4.00 | 4,00

= ] e

Sea una trabe rectangular sobre dos apoyos de

Claro £
Ancho b

712 m.
1 m.

Dos cargas de 6 toneladas situadas al tercio y a -
fos dos tercios del claro

- La resistencfa ‘permisible del concreto es -

de
120 kg/cm?

- La resistencia permisible a tensién : 0

Los valores que se deben calcular son los siguien-

tes
a) Para el concreto
Peralte ( incégnitas de calculo L e—£7)
v v
b) Para el presfuerzo
La excentricidad e, del cable
La fuerza F necesaria.
1 Cidlculo del momento de carga viva.
M = Mg = 6 x 4 = 24 Tm.
- Se supone la seccidn sub-critica por lo que:
S s o it = 00z me,
- Se deduce el peralte de la trabe de la rela-
cidén:

4L _ bh2 lo que da h = .346 m.

Y 6



2 Calculo del presfuerzo _
= MS T 24 0 dea .
F] —_— Fl = LU L.
bh o 1/3 x .346

- Se checa que efectivamente la seccidn es
subecritica; calculando F2

M
Fp= __Tﬁ_n_

MM = momento de peso propio + momento de -
carga viva.

El momento 'de carga viva es = 24 Tm,
2
El momento de peso propio <346 x Tx2.5x12 =15Tm.
§
Por lo que My = 39 Tm.
7 e —L syrogro2346 4348 44 g9 g, por lo que
Sy 6 2
p. 3%
27 —g = 205 %£.
Fo= < Fy = La seccidn es sub-critica pero ya al 17-
mite. ‘
3 Cédlculo de exc entricidad
y My . 346 39 .
QOS .—_.'— — O sea - =z = ° m.
Sv F 6 207
- Se puede checar calculando ¢, a partir de -
la segunda férmula ; es decir :
T Mm es decir _ _.346 _ 15 _ _ 13
Sv F 6 207 )
- Que los dos resultados soﬁ idénticos y que-
el ndcleo de paso se limita a un punto.
4 C3lculo de los esfuerzos
1) Peso propio dp* f5 = 75 kg/em?.
oé= -75 kg/em?
2) Presfuerzo
o, = _F Fee _ 207 _ 207 x .13 --75 kg/em?
S L/v 3.46 .2

Fe )
! _E + "0 = 207 + 207 x .13 =
S /v’ 3.46 .2 195 kg/em.
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- Bajo carga permanente los esfuerzos son en~-
tonces ( en la fibra superior )

o1 = 75 - 75 = §
g} = ~75 + 195 = 120 hg/em?, {valonres peamisibles) .
- Carga Viva
24
O'S = —-:—2— "-'7?0’?.9/(‘.!"%
-24
og = = =120kg/cm?
- Los esfuerzos bajo carga viva son entonces:
02 =0 + 120 = 120 kg/cm?
oy =120 - 120 =0 (esfuernzos permisibles ).
El diagréma de los esfuerzos se di a conti-
nuacion. )
75 0 120 ‘ 120

%95 é = é§

-75 120 -120 0

Presfuerzo Peso Propio Carga Per- Carga Viva Carga Permanente + Carga
manente viva.



10, - DISPOSICIONES CONSTRUCTIVAS.,

Diferentes tipos de secciones usuales, ventajas e

inconvenientes.

Consideraciones referentes cf trazo de los cables

y espesores minimos de concreto necesario.

= 131



10-1-1

10-1-11

10-1-111

10 - 1 DIFERENTES TIPOS DE SECCIONES USUALES

Criterios de formas de secciones transversales

Resistencia a flexidn y cortante

La resistencia a flexidn (_I T ) debe ser lo miAs grande con
Vs vi
la cantidad minima (3rea) y peralte minimun (h). Es decir que

el rendimiento " f) "  debe ser lo mas alto posible; entonces,

por eso, concentrar el concreto en 2 patines opuestos.

El valor maximum de 63 =1 ( = 1) es obtenido concen-
S Vs Vi .
trando el concreto en 2 patines muy finos ligados entre ellos por

una alma muy fina.

Pero se debe ligar los 2 patines por una alma que impide el des-
plazamiento relativo. Esta alma debe resistir entonces al esfuer-
zo de corte longitudinal y por consecuencia al esfuerzo de corte

transversal o sea Cortante

Lo que aclara la forma de vigas en I o cajones, constituidos por
2 patines ( que dan la mayor parte de resistencia a flexidn) 1li-
gados por una o m3s almas {que aseguran la resistencia al cortan-

te).

Construccidon de las almas

a) Para obtener el mejor rendimiento "(3 "  entonces la
mds grande resistencia a flexidn, se debe reducir al

maximum el ancho de las almas.

*hk*k



b) La solucidn ideal por eso es de constituir las vigas en
forma de cercha, pero es una solucidn costosa por su com-

plicacidn. Es utilizada en casos particulares como:

- vigas ligeras de edificios con peralte grande

( vigas de techo )

- vigas de grande claro por las cuales se debe dismi-

nuir al miximo el peso propio.

c) Las almas son, en la prictica, llenas con espesor minima

"a" fijada-por:

- condiciones dé resistencia al cortante

- v condiciones practicas de colado

10~1~112 Espesor minima (ver §22.23 Disposicidn de cables en almas)

de las almas ( fig. 8 bis)

10~1~113 Orden de wmagnitud del rendimiento de secciones

Rectangular T I Cajon

Fino

Seccion ///// ZZ77/E

N

e 173

IR
<
H

’—”O,SQO,SSJ = 0,6

P
=
&
*




10-1-12 Resistencia a la tors:dn

10-1-121 Caracteristicas a torsidn de secciones
a) Secciones rectangulares b x h con h>hbh

- Momento de inercia a torsidn: J = A b3 x h
- Esfuerzo de corte\maximum, debido a un cople Mt’ en el

medio del mas grande lado h o=Mt
A' b2 x h

"yl 10| 12| 45|20 | 25|3.0]|40]|5.0]L00|

A 16,141 | 0,166 |0,196 [0,229 0,249 |0,263 (0,281 | 0,291 | 0,312 | 0,333

A' [C,208(0,219 |0,234 |0,246 | 0,258 0,267 |0,282 {0,291 {0,312 | 0,333

b) Secciones abiertas, compuestas de rectidngulos finos
3
J= ¥ h., =x (bi) con hi >> bi
i B
3

c) Losa J= h (b)3

3
4) Cajon cerrado, cuyo espesor de pared es fina, y cuya
fibra media, de longitud L, cierra la seccidn S
r- 7 -
\
J = 4 S ‘
[ dL
e
o e ; —
e) Mddulo de elasticidad transversal : G = E

2(1+}J)

coeficiente de Poisson comprendido entre 0,15y 0,25

kxkkk




10-1-122 Consecuencias

‘ - . f . -
a) Para obtener una buena resistencia a torsidn se debe

emplear secciones transversales cerradas (secciones llenas o

cajones)
Ejemplo: Sean 2 secciones de mismos peraltes y ancho
y misma drea  diferentes por la forma:
suma en I ~ la otra en cajon
——
Secciodn Inercia de Torsion | Esfuerzo de Corte
e—L R « S
: T Jg:&Q,bQB Tg =0,6 Mt
I I 2e ' b 5 ? be2
—q o S
el
quo’n con Paredes 1 . 3’ ' Mt
e h=b J=eb B =0, —5
Finas — | > aeb2
e b
Como por ejemplo e=b J'=30J & = =y

6

La seccidn en cajdn gira 30 veces menor, y tiene 6 veces

menor de esfuerzo de corte.

“b) Para las vigas que deben soportar solicitaciones de tor-

sidn importantes ( vigas curvas, o desviadas), es conve-

.niente de darlas secciones cerradas.

Pero se debe anotar

que dando mis rigidez a torsidn a la viga, se aumenta la

solicitacidn a torsicdn.

kxkhk




10-1-2 Secciones rectangulares

10-1-21 Losas llenas

La seccidn rectangular es la mis econdmica respecto a la cimbra

y el colado. Permite ademids de tener el peralte minimum. Tiene

una gran rigidez a torsidn y una gran resistencia al cortante.

Se necesita pocos estribos. -

La losa llena, robusta y facil de ejecucidn conviene muy bien para

puentes chicos cuyo clarc varia entre 15 y 25 m, con peralte

h =2
30

10-1-22 Losas aligéradas

La seccidn rectangular llena es demasiado pesada para claros
grandes (sobrepasando el '‘claro critico ": su peso propio cuesta

como la carga de servicio). Ademis su rendimientc es muy bajo.

Es interesante de quitar concreto para elegir la seccidn sea:

- en el centro: losa con alveoles (sonovoides); cajones
- abajo de la seccidn: losa nervadurada
- en la parte superior de la seccidn y en la zona central con

dos vigas laterales

"
) !
O O | | O 10
Losa con Sonovoide Cajon Vigas - Cajones
18 )
-1 LT R
Losa Llena Te Sencilla Losas Nervaduradas I
Cl O
7 P
' by
{ ]
Viges Latercles
. dkkx




10-1-23 Losas con_sonovoides
Yy Quitar el concreto en el centro de la sec-
4 : cidn permite aligerar sin practicamente
| reducir su resistencia: el concreto quitado
¢ ‘ tiene brazos de palanca a flexidn (y) y en
torsidn (r) muy bajos.

=

Teoricamente esa solucidén parece perfecta. Pero esas alveolas son muy

costosas:
- en cimbra interior perdida, que debe ser:

- suficientemente rigida para no deformarse
- sblidamente fijada para no hundir bajo el peso del concreto
-~ sblidamente fijada para nc flotar bajo la vibracidn del

concreto

- impermeabilizacidn para no absorber la lechada

b= en armado pasivo:

- en el surtido transversal, trabaja como viga Vireandel, para
resistir a las flexiones " secundarias" importantes. Se debe
ademds colocar estribos entre las alveolas, y tirantes sobre

elias.

Adem3s el colado es delicado bajo las alveclas. Las chimeneas deben

ser suficientemente amplias para facilitar la vibracidn.

En conclusidn, esa solucidn debe ser reservada a casos especiales:

como claros grandes con peralte pequefio (sea para puentes de ca-

i rretera 20 < 2 < 35 m
con 25 < h < 35 m
h
10-1~3 Vigas -Cajones .
10-1-31 Empleo de vigas - cajones

rhx%k



- cuando las vigas son sometidas a torsiénm

- vigas paralelas deben tener patines inferior importantes.
En este caso mejor vale distribuir en losas inferiores entre
vigas

- vigas con peralte limitado (para puentes : h < L

25

- seccilones sometidas a momentos negativos importantes:

Ejemplos:
- zonas de apoyos intermedios de tramos continuos
( o cantilever ) N
- puentes en doble voladizo: en construccidn todc el

peso propio se toma en voladizo.

10-1-32 Tipos de secciones transversales

Cuando se reduce el nimero, n, de las almas (de espesor a) n x a
disminuye; en este caso el claro transversal de la losa superior

aumenta y entonces aumentan también su espesor y armado.

El optimum en el caso de los puentes de carretera es: -
b<iom. | 10<b<i5my L 15m<bh’ |
r 1 I !
1 Cajon
10-1-33 Determinacidn de la seccidn

- losa superior - por flexidn transversal

- losa inferior - por compresién (espesor). En caso que

contiene cables e = 3 @, @ diametro del ducto del cable; e

espesor de la losa.

hkdkk



- Almas. Espesor determinada por:

- _.condiciones de colado
- resistencia al cortante

- resistencia bajo el anclaje de presfuerzo

- se inclinan las almas algunas veces - por esté@tica
-~ para aumentar el espesor de la losa inferior reduciendo
el claro de esa misma. ?ero el colado es mas complicado;
se debe prever ductos para los vibradores.

Ejemplos de puentes colados en lugar sobre obra falsa

En este caso, el precio de la cimbra es caro. Se debe adoptar

formas sencillas ( lo que facilicta el colado)

- para claros limitados (inferiores a 40 m en clarcs continuos)
y relacidén de peralte a claro del orden h> £ , se adopta la

. - 25
solucidén de losa nervadurada con nervaduras rectangulares

o0 trapezoidales.
- para claros mds importantes, o peraltes bajos disponibles, se

adopta la solucidn de viga - caidn. -

Ejemplos de puentes con trabes prefabricas

Numerosos puentes son constituidos por claros isostdticos de 20

a 50 m. todos idénticos, a base de trabes prefabricadas.

El uso del equipo necesario para la colocacidn de las trabes es

econdmico que si hay muchas trabes ( miminum 15 trabes).
Seglin las posibilidades del equipo:
- se puede prefabricar elementos muy pesados (claros enteros)

- vigas aisladas

- partes de vigas {(m3s ficil de transportar)

L



Forma

«

El molde sirve para colar muchas trabes; entonces es ventajoso de

complicar la forma para azhorrar concreto.

Como se vibra por el exterior su alma puede ser fina.
Se adopta, en general, una forma en I.

El ahorro de concreto disminuye el peso de la viga, facilita la

colocacién, y disminuye también el nimerc de cables.

Dimensiones

- Peralte. El1 valor econdmico es cerca de 1/16 del claro.-

Puede bajar a £ . Despu@s aumentan los cables rapidamente.
20
- Distancias entre vigas (d) para vigas prefabricadas d puede

variar entre 2.75 m y 4 m. (Para puentes colados en lugar d

entre 4 y 6 m. el optimum)

- Ancho del patin superior (b) determinado por condiciones de

colocacidn b * 0,6 h o & (peligro de pendeo a la coloca-
50
cidn).

- Area cdel patin inferior - debe ser suficientemente grande

para

~ contener todos los cables
- tener esfuerzos de compresidén admisibles durante la

construccidn

*dmf



2, CON ACIOMNES REFERENTES AL TRAZO
DE LOS CABLES,

21.%) GEMERALIDACES :

a) Para disefiar una trabe se empie
za por determinar las secciones mds

isolicitadas en flexidn.

Se concentran los cables en las

{ = | partes somefidas a tensiones bajo el
T — ~ efecto de las cargas exteriores o sea

\\\ /'/ ' ™~ para una trabe continua: arriba sobre

2 PN
Q:QB_E?SS LARGOS NUMERO CONSTANTE

‘los apoyos intermedios; abajo en el -
cenfro del claro.-

p s . |Fuera de estas secciones se debe de—
LN o termi frazo de cabl i
< ~— _y_,//,/,—-*\\\\\ terminar un frazo de cables que siga
s - ° . °
T~ y, N las condiciones de cargas esteriores,
e, N
3 - ~ A oty

El producto F,, , debiendo ser pro~-
CABLZ8 CORTOS NUMERO VARIABLE porcional a las solicitaciones, se pue
- . den pasar fos cables en secciones -
: particulares, sacéndolos en las paries
superiores o inferiores de las vigos.

fia, !

b.=) Esta disposicién ayuda a la resistencia al cortante.

c.~) Pero, son las condiciones practicas que determinan el disefio.

2 2.-) CONDICIONES PRACTICAS A RESPETAR :

22 1.-) Se debe estudiar la disposicion de los cables en seccidn transversal en

las zonas.
- mads solicitadas en flexidn.
- de extremo donde se anclan los cables.

Posteriormente, se estudiard el irazo entre las secciones ya menciona-
das tomando en cuenta las solicitaciones exteriores y el méiodo cons—

tructivo.
22 2.-) Disposiciones de los cables en seccidén transversal.

Se dispondréan los cables de tal manera que :
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a) E! concreto puede bajar correctamente’ hast. 2! fondo del molde
con todo el espacio necesario para la vibrocion..

b; El recubrimiento de los cables sea suficiente para asegurar la =
proteccién del cable confra la corrosién, y también para asegu
rar su adherencia al concreto..

Los diferentes factores que infervienen en ésias condiciones son :

>

- El didmetro del ducto.
- El tamafio maximo de los egregados.
- El diémetro del vibrador.

22 21.~) Paquete de cables :

De manera general es aconsejable el seguir las siguientes reglas:

a) Cuando se trata de cables
de capacidad superior a 100 to-
neladas, es preferible mantenerlos
aislados ( ejemplo puente de -

Abidjan ).

b) Cuando los cables son de -
menor capacidad y numerosos, es
preferible agruparlos en paquetes

@ S para no tener una seccién de con
I ' " creto en forma de "gruyere". De
® ® ' 0] —- esa manera se concentran los ca-
' 2 , . bles aumentando la excentricidad
idd 'y se da més rigidéz a los ductos.
@ C?J @ 9 @, E L ‘ | También el concreto tiene mas -
3 espacio para su paso.
LA L e . T | Pero se deben limitar los paque-
2 A e ! tes,( asT como el agujero que =
' . afecta el concreto).
- paquetes verticales de mas de dos cables presenian el riesgo -

de que salgan de su posicién al colado.

- paquetes horizontales de mds de 2 cables pueden impedir ur -
colado correcto debajo de ellos.

Los paquetes que se pueden admitir agrupan en general 2 § 4 cables.
Se deberd también limitar la fuerza total desarrollada por los cables -
de un mismo paquete, -aproximadamente a 330 toneladas



Ademas se debera :

|
1 v .
RQJN ' - Cuidar el bt.Jen colocado de las zonas donde se separan los ca-
@ \a\g\«:;\\:__- bles progresivamente.
b N Al o I Toeey
(ff\ u——— -
fe & l

!

- Emplear ductos cuya rigidez sea suficiente para no tener aplas
’ tamiento en frayectorio curva en caso de 2 ductos.

22 22.-) Recubrimiento minimo de los cables :

!
1
i a.=) El concreto debe bajar correctamente entre un ducto, el paiic
1 del molde, u ciro ducto.

Este espacic debe ser suficientemente grance para dejar paso a

los mayores agregados y también para no tener un efecto de -

" arco "

<
b.=) El recubrimiento del concreto debe ser suficiente para prote--
ger el cable contra la corresién,

c.=) Finalmente, se puede optar por los recubrimientos siguientes :

>4 . Se cambiard § por 4 cm, si g < 4 cm.

w!

~4



‘Eni-re un paiic y un ducfo ﬂ
1>l.s ,:E_E‘, Do f
. | g% ;@_ _% ~ Entre un pafio vertical y una columna de cables 1.5
< .o
s<| ];L\fh > EI ~ Entre dos ductos :
'@‘ 2R ‘%’ ' I linea 2 lineas
NS

n
en el sentido vertical g 1.5
en el sentide horizontal g 1.5

S

ARl

w0

te. T

ﬂ
o
[

Cuando se vibra el concreto por medio de vibradores internos
se deben prever chimeneas de vibracién cuyo nimero y diGme

{ Al

e
FLELY
N
=
TN

Wil

+

!40 )

£ axs, s com an dinde 0‘.’::»' :

i wom {1 tro depende del diametro "D" del vibrador.
o' 2! ;-. ""3
bl 9% e '
s LA l Como indicacidn se puede admitir :
Al P

Didmetro de la chimenea 1.5 a 2 D segin la profundidad.

'

Distancia entre el eje de la chimenea al pafio préximo 4 D;
al eje de alguna otra chimenea 8 D.

22 23.-) Disposicién de cables que suben en las almas :

Para facilitar el coledo de le -
trabe y evitar de reducir dema—

e Bp- A fi ) )
'I"f,'z'-‘{ ;".M:'r | ¥ e— siado el ancho del alma que re=-
IR o _BECUSRIM|FXTO . oo,
pun b : ” siste al cortante, se debe limitar
- L (75 . el niGmero de cables que suben -
[ - ”
. P simulténeamente ( suben normal-
1 1
teo | E mente uno por uno cuando el -
! L
' b alma de la trabe es fina ).
? L 4 ? 2 }; 3 «'3 ﬁl
Ejemplos de disposiciones en ca~
flg. & bis so de secciones sobre-criticas :
a.~)Se deben poner los cables ~
NUMERO DR 4 « o ° -
COLUNNAS DE 1 2 3 — en excentricidad sin imponer des
CABLES v 7 i 1} . e H -
= Tom LA 2 viaciones en planta demasiado -
N ) : ] H -
P: D I | e < L@g@ﬁj i"r# o) ]i;- wd | [oeod fuertes. Ademds no deben formar
TR hidd Ll en planta una barrera que impi-
N NI
DEL ALMA. x24P | TH4S 4+ 8g| re0d |t4vag |ogal da e! paso-del concreto y de -
BEA °
Si8eBem 27 2y 2 | Y | %7 gst |- | ies vibradores.
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b.=) Ejemplo del patin inferior de una trabe prefabricada de
puente :

En el centro de claro, generalmente los cables estan en

3 paquetes.

l » >
J & | El paquete central tiene mds cables porque ésta posicidn
J g L?.Qﬁl?. cenfral permite subir los cables directamente en el alma
// i sin desviaciones.
W,
I °.
Do o B
5 Por ende se subiran primero estos cables centrales y = =

posteriormente los cables de los paquetes laterales.

Eso permite evitar la tapa que se forma en la disposicion

-
o

® eLaANTA —
CORTE c.-) -Ejemplo de una seccién sobre un apoyo intermedio de una
—— trabe continua colada en sitio :
o
~ © /
gy ' Se debe bajar los cables en el eje del alma.
Columnos | _
Se les agrupa en 3 paquetes uno en el centro y 2 iatera
Fig / les. .Baicn primero los cables del paquete ceniral y -
) K alternativamente los de los paquetes laterales, aseguran-
® / do la existencia de una chimenea libre cuando la otra -
J
/ estd ocupada.

3

PLANTA /
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ASCENSO DE UN CABLE :

-

Para limitar las pérdidas por friccién en su ducto, Y facilitar su colocacidn, e!
cable debe tener un trazo :

o= lo mas regular posible.

- de radio de curva suficiente.

El éngulo de salida en la fibra superior, debe ser suficientemente grande. De -

" no ser asi la longitud de la caja de salido necesaria para colocar el gato podria

ser demasiade grande y dificultar :

- - los ascensos sucesivos de cables ( falta de espacio ).
- el paso de cables iransversales, o del refuerzo transversal.
- el colado bajo las cajas de salida.

Los valores usuales de los ongulos de salida son vanables entre 20°y 30°.

pr = — —_— - -

® ®

T flg. 1l

[ 04
TRAMNSYERLAL,

-— - e et
- - - ————

DIVERSOS TIPOS DE TRAZOS. DE CABLES :

24 1.=) Cables continuos anclados en el extremo de una trabe.

a.-) El espaciamiento de los anclajes debe ser suficiente para
no solicitar demasiado el concréto.

b.-) El anclaje del cable inferior debe estar suficientemente

bajo para que influencia cubra bien la zona de apoyo.

: Se supone una reparticién a 45°a partir del pafic del -
anclaie.




c.=) Cuando se tensen los cables en diferentes fases se deberan
tensar en primera fase :

RO »“+ - La mayor parte de los cables largos ( para comprimir lo -
¢ . ° :
o8 pasg | viga en tode su longitud ). :
S, R il
Nem=—g— .
I ; Algunas veces la totclidad de esos cables cuando el extre
| f : ' mo quede posteriormente inaccesible.
B T4 (EITIONES wacCESleLEs .
=Vl ey as sase | Es el caso usual de los puentes de trabes precoladas. t'na
. L
L e e vez colocadas en su lugar no se pueden tensar dichos :at’ec<.

Se tensan entonces los cables de 2a. fase por la parte su-
perior de !as trabes, ‘

o

24 2.-) - Cables saliendo en claro de lo trabe y subiendo por el alma.

a.~) Este ascenso :

- Mejora ia resistencia a flexién ( reduccion de! mao=
mentoF_ ) y el corte { componente F ).
- Facilita Ja colocacién del cable.

b.~) En una zona donde ios momentos de flexién caombian de
" signo no se debe dejar la seccidn sin presfuerzo. Las -
zonas de salidas de cables deben traslaparse.

c.=) Las condiciones de construccién son también determinantes
en el razo de los cables. ’

Por ejemplo, es mejor para una frabe colada en fugar -
evitar el tensar los cables por abajo de la trabe coloc~
do anclajes muertos en los extremos inferiores de los cn - -

a bles { esquema b y a ).




Directorio de Alumnos del Curso: ESTRUCTURAS DiE CONCRETO PRES-
FORZADO del 6 de Marzo al 3 de Abril de 1978.

SR. CARLOS H. ALVAREZ GUILLEN

Cia. Mex. de Consultores en Ing., S.A. Bertha 111-4
Insurgentes Sur 1824 -4° | México 13, D.F,
México 20, D.F. Tel. 524.98.94
Tel. 534.50.82

'SR, JOSE FRANCISCO BELTRAN MONDACA

Precolados Hércules, S.A. Edif. j.Ma. Morelos y Pavén Entrada B
Carr. a Costa Rica Km. 1.5 Depto. 604 _

Culiacan, Sin. Unidad Tlaltelolco

Tel. 2.44.60 Meéxico 3, D.F.

Tel. 583.62.453
SR. ANTONIO BERNAL CARRILLO
Pte. 85 No. 33
México 18, D.F.

SR. EDUARDO BRAVO GONZALEZ

Cia. de Luz y Fuerza del Cenrro S.A. Sur 69 A No. 313!
Tlaloc 90-4° Col. Viaducto México 13, D.F,
Col. Andhuac Méxicol7, D.F. Tel. 519.46.52 °

Tel. 546.46.12
SR. HECTOR CORTES BASTIDAS

Facultad de Ingenieria, UNAM Bartolache 1740 A -101

Mexico 20, D.TFF, México 12, D.F.

Tel. 548.96.64 Tel. 524.20.56

SR. SERGIO FERNANDEZ ARMENDARIZ

Constructora Metro, S,A. Prosperidad 12-404

Mineria 145 Col. Escanddn México 18, D.F.
México 18, D.F. Tel. 516.76.76

Tel. 516.04.60

ING. MARCOS GODINEZ HANA
Sur 132 # 118-502 .

Col. América, Mérico 18, DF,

ING. JOSE ULISES GONZALEZ BOLIO

Ing. Ulises Gonzdlez Torre Calle 19 # 201

Cerente Col. Garcia Ginéres

39-510 H (int.) Meérida, Yuc.

Mérida, Yuc. Tel. 14.512

Tel. 15.665

SR. JOAQUIN GUTIERREZ GUERRA

Facultad de Ingenieria Rancho el Veargel 90
U.N.A.M. Prado Coapa, México 22, D.F.

Tel. 584.96.64 Tel. 532.50.72
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JUAN TITO GUTIERREZ RIVERO
PIR, S.A Impermeabilizanies
Parral 48-205

México }i, D.F.

SR. HUGO ABARCA HERRERA

Henry Ford 401C

Col. Certrudis 5anchez
México 14, D.F,

Tel. 5531.03.05

Bufete Industrial, Disefios y Proyectos, S.A.

L.ebn Toistoi 22
Col. Anzures
México, D.F.
Tel. 533.15.00

SR. MAURICIO HERNANDEZ GARCIA
Dirac, S.A. de C.V.

" Gerente de Estructuras

Ma. de la Luz Bringas 28
Col. del Valle

México 12, D.F,

Tel. 534.26.50

SR. ENRIQUE HUERTA VELAZQUEZ
Junta de Planeacién y Urbanizacion del
listado de México

LLibramiento Sur s/n.

Morelia, Mich.

Tel. 2.65.05

SR. EMILIO LARRAZABAL BOLANOS

Cia. Mex. de Consultores en Ing.,S.A.

Insurgentes Sur 1824-4°
México 20, D.F,
Tel. 524.66.54

SR. ROBERTO LUNA LUNA

Cia. Mex. de Consuitcres en Ing.,S.A,

Insurgentes Sur 1824-4°
México 20, D.F.
Tel. 534.10.36

SR. ALEJANDRO MACIAS MARTINEZ
Secretaria de Agricultura y Recursos
llidraulicos

Reforma 45-10°

Véxico i, D, F,.

Tel. 592.00. 34

Av. Pino Sudrez Sur 503 Bis. Leptc.6
Toluca, Meéxico
Tel. 4.2%.70

Ejido 140

Vergel Coyoacan
México 22, D.F,
Tel. 677.31.64

Virrey de Mendoza 271
Morelia, Mich.

Manuel Glz. 435-2-808
Col. Tlaltelolco
México 3, D.FF.

Norte 54 A No. 5135
Col. jeyita

Méxicc 14, D F,
Tel. 537.64.03

Playa QOla Veirde 294

Col. Reforma Iztaccihuatl
Meéxico 13, D.F,

Tel. 579.17.08
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17. SR. JOSE MARIA MENDEZ SANTOS

S.A.H.0.,P.

Convento Churubusco 45

Xola y Av. Universidad Sta. Monica

Méxicol2, D.F.
Tel. 519.65.93

Tlalnepantla, Edo. de México.

18. SR. HOMERO MORONES OCHOA
Cantera de Dolores 2
Sta. Cruz del Monte

Naucalpan, Edo.
Tel. 572.61.37

de México

19. SR. CARMELOC OCOTOXTLE MEDINA
Cla. Mex. de Coensultores en Ingenieria S.A.
- Insurgentes Sur 1824-4° 3 Nte. 1604 Altos 6

México 20, D.F,

Tel. 524.66.54

Puebla, Pue,
Tel, 46.60.01 -

20. SR. ROBERTO ORTEGA MENI) ZA

Esc. de Ing. de

U.A.C.

Av. Primer Congreso Andhuac

2l. SR. ROBERTO A. RIVERA RIOS

S.A.H.O.,P.

Aniceto Ortega 1044-6

Xola y Av. Universidad México 12, D.F.

México 12, D.F.
Tel. 519.27.70

Tel. 559.24.68

22. SR. CARLOS VALDESPINO PONCE

Facultad de Ingenieria Roble 29
U.A.E.M, Col. Casa Blanca
Toluca, México . Toluca, México
Tel. 5.45.12 Tel. 6,17.24

23. SR. FRANCISCO VERA
Direccibn Técnica Bienes y Servicios, S.A.

24. SR. JAN VAN ROSMALEN JANSEN
Instituto Mexicaro del Seguro Social Matehuala I-1

Durango 291
México 11, D.F,

Edificio Cendesa
México 1, D.F,

Tel. 553.21.11 Ext.120 Tel. 533.41.97

'edsc. 16, 111, 78.
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