CAPITULO I: ANTECEDENTES

1.1. Introduccion

Los puentes son obras de arte destinadas a salvar depresiones del terreno, pasos sobre
corrientes de agua o cruces a desnivel, los mismos pueden ser, puentes rusticos, de madera o
de sogas, en forma de vigas simples, vigas atirantadas o colgantes.

Los puentes en Bolivia surgen por la necesidad que tienen las personas de la comunicacion
vial entre departamentos y provincias, con el fin de intercambiar suministros y atravesar
obstaculos como rios o depresiones naturales en la topografia del lugar.

Los puentes en Bolivia fueron primeramente conformados por hormigén armado y acero,
siendo estos Gltimos utilizados en vias ferroviarias, pero con el avance de las nuevas
tecnologias y la aplicacién de métodos internacionales se lleg6 a utilizar un material mas
econdmico Yy eficiente para la conformacidn de este tipo de estructuras que es el Hormigén
Pretensado.

En la ciudad de Tarija tenemos una diversidad de puentes, como por ejemplo, algunos que
tienen un tiempo de su construccion como el puente Bolivar o0 mas nuevos como el puente
Bicentenario, pero siempre con la finalidad de intercomunicar a la poblacion.

1.2. El problema

1.2.1. Planteamiento del Problema

En la primera seccion de la Provincia Cercado del Departamento de Tarija, en el Municipio
de Tarija se encuentran los barrios San Antonio y Aranjuez. Los habitantes de dichos barrios
tropiezan con el problema de que el trazo previsto para unir los dos barrios mediante la Av.
La cafia, pasa por la quebrada VVerdum, misma que corta la movilidad espacial y el acceso de
la poblacion de un barrio a otro, especialmente en época de lluvias.

De acuerdo a lo que se pudo observar, en la actualidad existe un camino vehicular cerca del
trazo de la nueva ruta que uniré los barrios San Antonio — Aranjuez, pero el mismo es precario
y poco utilizado puesto que supone atravesar una pendiente considerable y solo se puede
utilizar en época de estiaje, lo cual produce gque exista poca presencia de transporte publico

entre los dos barrios, y de esta manera se encarece el transporte para los habitantes.



Las principales causas de este problema son:
» Interseccion de la quebrada con la ruta que unira los Barrios San Antonio-Aranjuez.
» Topografia accidentada en la via que unira los Barrios San Antonio-Aranjuez.
» Acumulacion de agua que amplifica el afluente de la quebrada en época de lluvia.
De continuar con esta interrupcion de trafico, los habitantes de dichos barrios tienen que
emplear mas tiempo para desplazarse a sus fuentes de trabajo, y los nifios en edad escolar no
llegaran a tiempo a sus Unidades Educativas perjudicandose en el desempefio de sus
funciones laborales y en su aprendizaje respectivamente, también se genera inseguridad
ciudadana, incrementandose el riesgo a la poblacion que transita entre los barrios por las
noches.
1.2.2. Formulacion
Con la implementacion del puente vehicular-peatonal en el lugar de emplazamiento previsto,
se dard solucion al problema y se mejoraran las condiciones de transporte del lugar,
facilitando de esta manera el desplazamiento de los habitantes de los barrios San Antonio y
Aranjuez.
1.3. Objetivos
1.3.1. Objetivo General
» “Disefiar y Calcular Estructuralmente el Puente Vehicular - Peatonal en la Av. La
Cafia, que cruza la Quebrada Verdum y une los barrios San Antonio — Aranjuez”
1.3.2. Objetivos Especificos
» Realizar los estudios de Ingenieria Basica para el disefio del emplazamiento del
puente, con fuentes de informacion primarias (estudios propios) y secundarias; como
ser los estudios principales de Topografia (verificacion del estudio realizado por la
H.A.M. de la ciudad de Tarija), Hidrologia, Suelos y Ambiental.

» Realizar el disefio de planos estructurales de los elementos del puente.

A\

Definir especificaciones técnicas.

» Realizar el andlisis y disefio del puente, tomando en cuenta los requisitos de
economia, funcionalidad y seguridad, de la normativa adoptada (AASHTO LRFD
2004).

» Determinar el costo y tiempo que se necesita para materializar el proyecto.



1.4. Alcance del Proyecto
Para lograr el objetivo principal, se plantea lo siguiente:

» Se estudian los antecedentes y la problematica que llevan a plantear el proyecto
del puente vehicular-peatonal, en funcion de los cuales se plantea el objetivo
general del proyecto, los objetivos especificos y la ubicacion.

» Se recaban los datos de ingenieria basica necesarios para la realizacion del proyecto,
los estudios topograficos, estudio de suelos y el estudio hidroldgico e
hidraulico son los principales, cada uno de los cuales tiene caracteristicas en
funcion de la envergadura del proyecto.

» Se procederd al disefio estructural de los elementos de la estructura del puente, segin
la normativa AASTHO LRFD 2004, en conjunto con el reglamento ACI 318-05, los
mismos estan dirigidos puentes carreteros y a requisitos para concreto estructural
correspondientemente, cuyo objetivo primordial es de garantizar la seguridad publica.

» Se elaboraran los planos de cada elemento estructural disefiado y constructivo, en los
mismos se estableceran los detalles de disposiciones de armaduras dimensiones de
las piezas a una escala adecuada.

» Se realizarad un anélisis de costo del proyecto, utilizando precios actuales,
con los que se estima el costo final del puente vehicular que representa la solucion
Optima a la problematica planteada.

» Se formulan conclusiones técnicas de la realizacion del Disefio Estructural del
Puente Vehicular y Peatonal.

» Se realizara los cOmputos métricos, precios unitarios y el presupuesto que se necesita
para materializar el proyecto.

» EI proyecto contara con el cronograma de actividades, estudios pertinentes al
disefio estructural, especificaciones técnicas de cada uno de los items

constituyentes del mismo, consideraciones y documentos ambientales necesarios.

1.5. Justificacion



En la actualidad el trazo del camino que une los barrios San Antonio y Aranjuez atraviesa
una depresion topografica producida por una quebrada, por tal motivo se ha planteado la
ubicacion de un puente en la depresion que una el trazo de la via urbana.

Se realizara el disefio de un puente vehicular y peatonal con vigas de hormigon pretensado
debido a las caracteristicas topograficas del lugar, ya que la distancia de disefio es de 60 m y
es mas economico utilizar este material porque se consiguen piezas mas esbeltas y eficientes.
Con el presente proyecto del puente vehicular-peatonal se pretende aportar a la comunidad
de Tarija otra alternativa de disefio, con el cual el Gobierno Municipal de Tarija pueda
mejorar las condiciones de transitabilidad entre los barrios de San Antonio y Aranjuez.
Debido al crecimiento, econémico y demografico de la ciudad de Tarija, se requieren rutas
de acceso a los barrios que se encuentran en crecimiento, ya que la poblacién busca lugares
donde habitar que posean comodidades y servicios basicos.

El puente vehicular permitird un trafico fluido de vehiculos y peatones entre
ambos barrios de la ciudad contribuyendo a mejorar la movilidad en la ciudad de Tarija.

Las razones por las cuales se elabora el Proyecto de Ingenieria Civil son las siguientes:
1.5.1. Académica

Se consolidaran los conocimientos adquiridos en la Universidad y se ampliaran los saberes a
cerca del disefio de puentes, elaborados con vigas de Hormigon Pretensado.

Para el estudio de la ingenieria basica se aplicaran las técnicas estudiadas en la universidad
acerca de levantamientos topograficos, estudio hidroldgico e hidraulico y el estudio de
suelos.

1.5.2. Técnica

Demostrar la eficiencia de la estructura del Puente Vehicular-Peatonal, para el transporte y

movilidad de vehiculos y peatones en base a las normas aplicadas en el disefio del mismo.

1.5.3. Social-Institucional



Contribuir con una alternativa de solucion al problema de comunicacion vial entre la
poblacion de los barrios de San Antonio y Aranjuez, brindando a la sociedad condiciones
favorables de urbanidad.

Con el estudio se podra contar con otra alternativa de disefio de la ruta trazada por el Gobierno
Municipal de la Ciudad de Tarija, implementando una comunicacion vial de dptimas
condiciones, favoreciendo el desarrollo de los barrios y por ende de la ciudad.

Promover la interaccion institucional de la Universidad Autdnoma Juan Misael Saracho, el
Gobierno  Autonomo Municipal de la Ciudad de Tarija Provincia Cercado y las

organizaciones barriales de la poblacion.

CAPITULO Il: ASPECTOS GENERALES



2.1. Localizacion

El Area del proyecto esta Ubicada entre los Barrios San Antonio-Aranjuez en el distrito N°13
de la Primera Seccién de la Provincia Cercado, Municipio de Tarija, del Departamento de
Tarija, Estado Plurinacional de Bolivia.

La ubicacion del Puente San Antonio-Aranjuez especificamente se ubica sobre la Avenida
La Cafa y cruza la Qda. Verdum (divisoria entre los barrios San Antonio y Aranjuez).

Cuadro 2.1.-1. Coordenadas de emplazamiento

Inicio del Puente Final del Puente
Latitud: 21°31°40,9” S Latitud: 21°31°42,9” S
Longitud: |64°45729,8” O Longitud: | 64°45'31,7” O

Figura 2.1.-1. Ubicacién Geografica del Departamento de Tarija
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Figura 2.1.-2. Ubicacién de la Provincia Cercado en el Departamento de Tarija



Chuquisaca

\ e ]
T f
Y -y
‘(m:w o THgn 0N /
S Cusen

I amerits. /
Cant u:‘\
0'CONNOR ' A, /
et /
P /
) otaeea /'
* Sanande
¢ *cance i
| Ag B

:
:
Fomnd 8 aaion

e

/Rc—pca
/ del
Paraguay

Repca. Argentina R\

Repca. Argentina

BARRIO ARANJUEZ

Puente San Antonio - Aranjuez.

‘T—“‘:.’
: Er"“i ] “f'

FagET o , I
FE i

3 Q" ‘Ii ’I. “hiag .-{! ;
A EL g MR
S 3

v —

Fuente: Imagenes 2012 DigitalGlobe, GeoEye.

Figura 2.1.-4. Ubicacién del Puente entre los Barrios San Antonio y Aranjuez



2.2. Precipitacion, temperatura (helada), evaporacion



La precipitacion media de la cuenca en estudio se determind segun informacion
pluviométrica y/o climatoldgica de las estaciones Aeropuerto, Tejar y Turumayo.

En la zona Baja, tomando en cuenta que el 86% de la precipitaciones se concentran entre los
meses de noviembre a marzo, se tiene que la precipitacion media anual que alcanza a 707.96
mm. La mayor precipitacion anual en los ultimos 10 afios se present6 en 2008 con 870.37
mm y la menor en el afio 2000 con 676.47 mm. Asi mismo se tiene que la precipitacion
maxima diaria es de 99 mm.

Por otro lado segun datos de la Estacion de Turumayo, se tiene que la humedad relativa media
es del 65% alcanzando una méaxima superior de 74% en los meses de enero a abril.

Se puede clasificar en forma general como un clima semiérido, fresco, Sub andino, cabecera
de valle, Valle y Sub Tropico.

La temperatura media anual es de 18.1 °C, la maxima media anual es de 26.1 °C, y la minima
media anual es de 10.1 °C, la maxima extrema de 40.5 °C y la minima extrema es de -10.0
°C. Referente a la insolacion que se presenta en la Seccidn se tiene que la media Anual es de
6.8 hrs./dia y la minima que se presenta en enero con 5.6 hrs./dia.

2.3. Informacidn socioecondmica relativa al proyecto

2.3.1. Demografia

El presente proyecto se esta ubicado en el distrito N°12 y N°13 de la ciudad de Tarija, los
barrios involucrados son San Antonio y Aranjuez. A partir del censo del 2001 se pudo
apreciar el crecimiento poblacional en el area urbana de Tarija.

A continuacién se presenta algunos cuadros que detallan la composicion de los Distritos
N°12 y N°13 y poblacion de los barrios que los componen.

Cuadro 2.3.1.-1. Distritos 12 y barrios registrados como otb’s

Distrito Barrio Poblacion Acta
Reconocimiento

OoTB
1 |San Martin 1.799 R.C. 085/96
o | 2 [German Busch 1.431 R.C. 083/96
Distrito 1273 A ranjuez Sud 833 R.C. 081/96
4 |Miraflores 726 R.C. 010/96

5 [San Blas 140

Fuente: Archivos H.C.M. Cercado; SIC. Srl. 2010

Cuadro 2.3.1.-2. Distritos 13 y barrios registrados como otb’s



Distrito Barrio Poblacion Acta
Reconocimiento
1 |Alto Senac 852 R.C. 079/96
2 |Senac 3.777 0.M. 065/2002
3 |Tabladita | 4.988 R.C. 051/95
Distrito | 4 |Tabladita Il 1.406
13 5 |Catedral 988 0.M. 004/2001
6 |Luis de Fuentes 2.292 R.C. 084/96
7 |Mendez Arcos 3.436 R.C. 062/96
8 |San Antonio 1.380 R.C. 013/97
9 |Amalia 83
Fuente: Archivos H.C.M. Cercado; SIC. Srl. 2010

El nimero promedio de integrantes por hogar en la ciudad de Tarija es de cinco, tomando

en cuenta las 35.488 viviendas cuantificadas. En el cuadro siguiente se expone

nimero de viviendas, tamafio de hogar y nimeros de familias de los distritos

N°13 y N°12.
Cuadro 2.3.1.-3. Poblacion por distritos.
o » o Tamafio Promedio de Hogar Numero de
Distritos| Poblacion | Viviendas o .
(Hab./Vivienda) Familias
12 4871 1297 3,8 974
13 19120 3957 4,8 3824
Total 23991 5254 4,3 4798

2.3.2. Saneamiento Basico

Fuente: INE_ 2001.

El saneamiento basico hace referencia al abastecimiento de agua potable, alcantarillado y

evacuacion de aguas servidas y tratamiento de residuos. En Tarija la Cooperativa de Agua

Potable y Alcantarillado COSAALT, es la encargada de brindar el servicio. En tanto que la

recoleccion de los residuos sélidos se encuentra a cargo de la Empresa Municipal de Aseo

EMAT.

Cuadro 2.3.1.-4. Longitud de las redes y cobertura de servicios basicos.
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Tipo de Servicio Longitud de Red (Km) | Cobertura (%0)
Alumbrado Publico 408 75
Alcantarillado Sanitario 322 63
Gas Domiciliario 390 76
Telefonia Fija 317 69
Agua Potable 387 83

Fuente: Archivos H.C.M. Cercado; SIC. Srl. 2010
2.3.2.1.Agua potable.
La dotacion del recurso agua a la poblacion, requiere de una costosa infraestructura tanto en
lo que se refiere a la captacion de la materia prima, como en la distribucion de la misma, la
que determina la localizacién de actividades econémicas y su ordenacion en el territorio. El
agua potable tiene una cobertura del 83 por ciento en toda Tarija, el distrito N°12 cuenta con
un longitud de red del8 km con una cobertura de 59% Y el distrito N°13 tiene una longitud

de red de 49 km con una cobertura de 95% Yy territorialmente su cobertura se observa en la

figura.
Figura 2.3.2.1.-1. Cobertura de agua potable
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Fuente: Archivos H.C.M. Cercado; SIC. Srl. 2010

2.3.2.2.Alcantarillado Sanitario y Pluvial
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La ciudad de Tarija cuenta con una red de alcantarillado sanitario que cubre los 13 distritos
urbanos, la Cooperativa de Agua y Alcantarillado COSAALT, encargada de prestar este
servicio, cubre a gran parte de la ciudad mediante una red de recoleccion de aguas servidas,
las que tienen un tratamiento final en las lagunas de oxidacion ubicadas en el barrio de San
Luis.

El resto de la ciudad es atendida mediante subsistemas, ubicados sobre todo en los distritos
que se encuentran en la banda del Guadalquivir, el distrito 13 tiene 6 subsistemas y el distrito
12 cuenta con uno, al margen del subsistema ubicado en el Hotel Los Parrales, estos
subsistemas funcionan con camaras sépticas, cuyas descargas liquidas, son drenadas en los
cauces de las quebradas Sagredo, Sossa y el Guadalquivir.

Cuadro 2.3.2.2.-1. Cobertura de alcantarillado sanitario de los distritos n°13 y n°12

DISTRITOS | LONGITUD (Km) | COBERTURA

Distrito 12 8 23%
Distrito 13 38 91%

Fuente: Boleta Distritos Urbanos (Trabajo de Campo)

En cuanto al alcantarillado pluvial en la ciudad de Tarija, lamentablemente, no se pudo contar
con planos que sefialen con exactitud la ubicacion de bocas de tormenta para poder
cuantificar su cobertura, el recorrido por las calles nos permiti6 identificar que el servicio tan
solo alcanza al area central de la ciudad, pudiéndoselo catalogar como el servicio basico mas
deficiente de todos los instalados en la ciudad de Tarija.

La ausencia de planos, nos confirma la falta de un proyecto de drenaje pluvial para la ciudad,
todas las nuevas areas de la mancha urbana no cuentan con esta infraestructura, y una
instalacidn posterior podria ocasionar que los costos seran mayores, ya que se deberd romper
asfaltos y otras instalaciones para su implementacion.

Sin embargo, la ciudad es cruzada por una gran cantidad de quebradas que se constituyen en
un sistema natural de drenaje que disminuye el riesgo de inundaciones y deslizamientos, de
ahi que en lugares aislados y problematicos de la ciudad se ha construido ductos de desagties

hasta la quebrada mas proxima, resolviendo de este modo los problemas mas algidos.

2.3.3. Educacion
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Considerando las unidades educativas fiscales y las denominadas de convenio, en el Area
Urbana se tienen 92 unidades, que constituyen el 86 por ciento del total; existen 15 unidades
de dependencia privada que alcanzan a un 14 por ciento. Del total de unidades educativas el
61 por ciento esta en el area urbana y el 39 por ciento estan ubicados en el area rural.

En el &rea urbana, las unidades educativas se organizan por Redes, existen 17 redes
educativas publicas que aglutinan a las 92 unidades y una red privada que aglutina a los 15
establecimientos privados. Las unidades educativas que se encuentra dentro del distrito N°13
y estan mas cercanas al barrio San Antonio pertenece a la Red Nro 17 y la unidad educativa
mas cercana al barrio Aranjuez es la unidad educativa Carmen Mealla pertenece a la Red
Nro 2.

Cuadro 2.3.3.-1. Red N°17

Unidad . Total Nivel
N ) Turn | Dependenci Tota
, | Red | Educativ o 3 Inicia | Primari | Secundari |
a I a a
88 Bolivia M.T. Fiscal 134 593 251 978
Mi _
89 o M. Convenio 52 - - 52
Rincon
Hna.
90 NeL Teresa de T. Convenio 84 384 - 468
Calcuta
7
Juan ] 1.39
91 M.T. Convenio 148 880 369
Pablo II 7
José
92 Naval M.T. Fiscal 51 516 200 767
Monzon
3.66
Total 469 2.373 820 )

13



Fuente: SEDUCA

Cuadro 2.3.3.-2. Red N°2

Unidad ' Total Nivel
N | Re ) Turn | Dependenci Tota
o | ¢ Educativ o 3 Inicia | Primari | Secundari |
a I a a
La
7 T. Fiscal 81 - - 81
Tablada 1
Carmen
8 M. Fiscal - 446 - 446
Mealla
Narciso
9 Campero M. Fiscal - 545 - 545
1
Narciso
N°2 )
10 Campero T. Fiscal - 327 164 491
2
Santa Ana ]
11 . M.T. Convenio - 799 - 799
Santa Ana
12 5 T. Convenio 80 - - 80
Santa Ana _
13 3 M. Convenio - - 326 326
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Total 161 2.117 490 2.768

Fuente: SEDUCA
2.3.4. Salud
La ciudad de Tarija cuenta con 29 establecimientos de salud publicos y privados, estos
centros estan organizados en la denominada red municipal de salud, y su distribucion espacial
obedece a un marco normativo sectorial que determina el umbral de aparicion de los centros
segun poblacion existente.
Sin embargo, para el 2012, se tiene un total de 1.015 establecimientos de salud distribuidos
de la siguiente forma: 99 puestos de salud con 135 camas disponibles, 75 centros de salud
con 287 camas, 11 hospitales basicos con 257 camas y 2 hospitales generales con una
capacidad de 337 camas, el barrio San Antonio cuenta con dos posta medidas cercanas una
en el barrio Méndez Arcos y otra en el Barrio Senac, mientras que el barrio Aranjuez no
cuenta con ningan puesto de salud.
2.3.5. Transporte Publico Urbano
Los medios de transporte publico realizan traslado de pasajeros a los diferentes barrios de
la ciudad, este medio de transporte estd constituido por motorizados denominados micros
que hacen su recorrido por rutas o calles establecidas y con una periodicidad de
tiempo. El nimero de asociados por cada uno de los sindicatos varia también entre los 10
y 42 afiliados, haciendo un total de 481 unidades que estarian prestando el servicio, el
cuadro N° 10 muestra con mayor especificidad las lineas que pasan y se acerca por el barrio
San Antonio, siendo que el barrio Aranjuez no cuenta con una linea de servicio publico.

Cuadro 2.3.5.-1. Transporte publico

LINEA SINDICATO UNIDADES| HORARIO |FRECUENCIA
NDE
D LA TABLADA 37 06:00- 22:00 3" -4"
K LA TABLADA 15 06:00- 21:00 6" - 7"
6 VIRGEN DE 22 06:10 - 21:03 5"
11 VIRGEN DE 15 06:10 - 21:07 7"

Fuente: Archivos H.C.M. Cercado; SIC. Srl. 2010
Figura 2.3.5.-1. Red de transporte publico
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DIST. 12 REFERENCIAS

ARAMNIUEZ LINEA "D"
LINEA "6"
E LINEA "10"

LINEA "11"

SAN ANTONTO

MENDEZ ARCOS

Fuente: Archivos H.C.M. Cercado; SIC

CAPITULO 111: ANALISIS DE ALTERNATIVAS Y MARCO LOGICO

3.1. Anélisis de Alternativas

Definido el emplazamiento del puente en el plano topografico, se obtuvo una longitud
variable entre 0 y 70 m, para lo cual se plantean diferentes alternativas para el tipo de
estructura que pueda salvar el desnivel topografico existente. Se han formulado tres
alternativas de disefio que pueden ajustarse al sitio de emplazamiento, las mismas se
describen a continuacion:

3.1.1. Descripcidn de las alternativas

Alternativa A: Puente tipo Viga de dos tramos, con concreto postensado.

Esta solucion esta constituida por vigas llenas de seccion | de hormigdn postensado sobre las
cuales descansa la losa del tablero.

La losa es principalmente armada en el sentido normal al transito, con armadura de

distribucion en el sentido longitudinal.
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Caracteristicas Técnicas
e La longitud total del puente adoptado es de 60.48 m, con dos tramos de 30.00 m de
luz simplemente apoyados sobre los elementos de cimentacion.
e La seccion transversal del puente corresponde a un ancho de calzada de 7.30 m
considerando 2 carriles de transito, y veredas de 1.75 m c/u incluyendo las barandas.
e Se ha adoptado un puente tipo viga losa de 60.80 m de luz, conformado por 3 vigas
de concreto postensado de 2.00 m de altura y 8 vigas diafragmas de 1.60 m de altura
y un ancho de 0.20 m, distribuidas a lo largo del puente.
e Los estribos son tipo semigravedad en voladizo con alas, de hormigon armado.
e Lapilaintermedia es tipo portico soportada por una zapata sobre pilotes.
e Los pilotes son de hormigén armado.
Ventajas y Desventajas
Las principales ventajas de éste tipo de puentes son las siguientes:
- Se aprovecha toda la seccion de la viga, ya que la misma tendra fuerzas compresoras
actuando desde el momento del tesado.
- Control de agrietamiento por lo que las vigas y todo el sistema tiene un mejor
comportamiento bajo cargas de servicio.
- No se requiere de obra falsa o cimbra.
-Menor tiempo de ejecucion de la obra, por la prefabricacion de las vigas.
Las principales desventajas radican en:
- El izado de las vigas prefabricadas en su posicion final, requiere de equipo especial.
- El desplazamiento del equipo de tesado y de inyeccion de mortero hasta el sitio de la obra.
- La utilizacion de hormigones de alta resistencia, por lo que se requiere de un mayor control
de éste material y de mano de obra especializada.
Alternativa B: Puente tipo viga, con concreto postensado.
Este tipo de puente es similar a la alternativa anterior, con la diferencia que se tomara
solamente un tramo simplemente apoyado.
Caracteristicas Técnicas
e Lalongitud total del puente adoptado es de 22.00 m, con una luz entre los estribos de
22.50 m.
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e La seccion transversal del puente corresponde a un ancho de calzada de 7.30 m
considerando 2 carriles de transito, y veredas de 1.45 m c/u.
e El puente esta conformado por 3 vigas “I”” de concreto postensado de 1.20 m de altura
y 4 vigas diafragmas de 0.20 x 0.90 m de altura, distribuidas cada 7.00 m a lo largo
del puente.
e Los estribos son tipo semigravedad en voladizo con alas, de hormigon armado.
e Elizado de las vigas se realizara en segmentos, tesando los cables una vez g la misma
se encuentre en su lugar.
Ventajas y Desventajas
Las principales ventajas de éste tipo de puentes son las siguientes:
- Se aprovecha toda la seccion de la viga, ya que la misma tendra fuerzas compresoras
actuando desde el momento del tesado.
- Control de agrietamiento por lo que las vigas y todo el sistema tiene un mejor
comportamiento bajo cargas de servicio.
- No se requiere de obra falsa o cimbra.
-Menor tiempo de ejecucion de la obra, por la prefabricacion de las vigas.
Las principales desventajas radican en:
- El izado de las vigas prefabricadas en su posicion final, requiere de equipo especial.
- El desplazamiento del equipo de tesado y de inyeccion de mortero hasta el sitio de la obra.
- La utilizacion de hormigones de alta resistencia, por lo que se requiere de un mayor control
de este material y de mano de obra especializada.
Alternativa C: Puente Alcantarilla
Este tipo de estructura es de las mas simples y menos caras, se utiliza para tramos cortos de
0.0a9.0m.
Caracteristicas Técnicas
e La longitud total del tramo del puente alcantarilla es de 20 m con 3 secciones
cuadradas de 3.20 m y una altura de 3.50 m.
e La seccion transversal del puente corresponde a un ancho de calzada de 7.30 m
considerando 2 carriles de trénsito.
Ventajas y Desventajas

Las principales ventajas de este tipo de estructura son las siguientes:
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- No requiere personal especializado para su construccion.

- Es econdmica ya que no tiene una seccion llena.

-No se requiere de obra falsa o cimbra.

Las principales desventajas radican en:

- Se debe colocar al ras del camino en estudio lo que puede producir pendientes no
satisfactorias en puentes urbanos.

- Si el arrastre de sedimentos en el cuerpo de agua es de consideracion se debe tener en cuenta
un acceso para maquinaria con el fin de realizar la limpieza de la alcantarilla y evitar
problemas estructurales.

3.1.2. Analisis Técnico y Econémico

En las alternativas planteadas se consideran los siguientes aspectos técnicos y econémicos
de importancia en la toma de decision:

3.1.2.1. Comportamiento Hidraulico

Que la subestructura sea lo més reducida posible para minimizar la obstruccion de la corriente
y obtener asi un mejor comportamiento hidraulico disminuyendo los riesgos que representa
la socavacion para la estructura.

Siguiendo esta premisa la alternativa A resulta menos viable ya que el paso del flujo de agua
favorecera la socavacion en la pila y serd un mayor riesgo contra la estabilidad de la
estructura, la alternativa B es favorable ya que el tirante de agua es pequefio y no llegara a
afectar la infraestructura de la misma y la alternativa C se vera afectada ya que se encontrara
en contacto con el flujo de agua en todo momento.

3.1.2.2. Metodologia constructiva

La alternativa A presenta mayor complicacion constructiva ya que la pila y los pilotes deben
ser moldeados en sitio, lo que significa la construccion de encofrado en toda la longitud de
la pila significando un incremento en el tiempo de construccidn. Por otra parte la alternativa
B y alternativa C ofrecen ventajas constructivas ya que ademas de ahorrar encofrado, estas
pueden ser hormigonadas en su totalidad en el sitio.

3.1.2.3. Durabilidad

Debido a la limitacion de las grietas en el hormigon postensado, el mismo propicia una mejor
proteccion del acero contra la corrosion esto se traduce en una mayor durabilidad del

material.
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3.1.2.4. Funcionalidad y seguridad

Ya que se desea unir dos barrios que se encuentran en el &rea urbana, se debe tener en cuenta
que las pendientes en los accesos del mismo deben ser menores al 7% para no afectar la
estética, y no dejar un desnivel en el trazo de la via con respecto a las viviendas de los barrios.
La alternativa C no cumpliria con dicha condicion ya que posee pendientes mayores a lo
estipulado.

3.1.2.5. Economia

Que la estructura obtenida resulte mas economica para que su financiamiento sea viable por
la institucion encargada, se resume en la siguiente tabla:

Cuadro 3.1.2.5.-1 Costo de las alternativas propuestas por metro lineal.

Tipo de Puente Costo Lineal $us/m
Alternativa A 22641.24
Alternativa B 16175.75
Alternativa C 4834.67

Estos valores nos dan una idea referencial del costo por metro lineal para el proyecto, por lo

que se puede evidenciar que la alternativa mas econdémica es la alternativa C.

3.1.3. Seleccidn de la alternativa

La Alternativa B presenta ventajas frente a las otras alternativas ya que se constituye en una
solucion practica, que aprovecha las multiples ventajas que el hormigdn postensado ofrece y
el disefio es flexible al momento de colocar los accesos en la estructura.

En consecuencia la alternativa adoptada es la alternativa B, Puente con vigas | de
hormigdn postensado de un tramo simplemente apoyado. A continuacion se describen
mas a detalle sus caracteristicas:

- El tramo estara conformado de una luz de 22.50 m, compuesto por tres vigas | pretensadas
con armaduras postesas, simplemente apoyadas sobre estribos de hormigdn Armado.

- Diafragmas adheridos a la losa del tablero, ubicados a lo largo del tramo, haciendo un total

de 4 diafragmas en el tramo, 2 centrales y uno en cada extremo.
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- Losa del tablero de hormigén armado con armadura principal en direccion transversal al
trafico.
- Barandado de hormigon armado conformado por postes espaciados cada 2 metros y
pasamanos de acero galvanizado de 2.
- Los estribos son de dimensiones iguales debido a las condiciones del terreno, la fundacion
tiene un espesor de 1 m, para obtener mejor estabilidad en la estructura. Los aleros del estribo
seran de 8 m de longitud.
3.2. Marco Lagico.
3.2.1. Estudios de Ingenieria Bésica.
3.2.1.1. Estudio hidrolégico e hidraulico
Los objetivos de los estudios son establecer las caracteristicas hidrolégicas de los regimenes
de avenidas maximas y extraordinarias y los factores hidraulicos que conllevan a una real
apreciacion del comportamiento hidraulico del rio que permiten definir los requisitos
minimos del puente y su ubicacién 6ptima en funcion de los niveles de seguridad o riesgos
permitidos o aceptables para las caracteristicas particulares de la estructura.
El estudio comprendera lo siguiente:

» Caudal maximo de disefio hasta la ubicacion del cruce.

» Nivel aguas maximas extraordinarias (NAME) en la ubicacién del puente.

» Nivel minimo recomendable para el tablero del puente.

» Profundidades de socavacion general, por contraccion y local.
3.2.1.2. Estudio de Topografia.
El estudio topografico comprende un plano de ubicacion, planimetria con curvas de nivel
cada metro si la quebrada es profunda o mas juntas si el terreno es poco pronunciado.
También son necesarias las secciones transversales en el eje propuesto, asi como las situadas
entre 10 y 20 m. aguas arriba y otra aguas abajo.
Los estudios topograficos deberan comprender lo siguiente:

» Levantamiento topografico general de la zona del proyecto, documentado en

planos a escala entre 1:500 y 1:2000 con curvas de nivel a intervalos de 1 m.
» Definicion de la topografia de la zona de ubicacion del puente y sus accesos, con
planos a escala entre 1/100 y 1/250 considerando curvas de nivel a intervalos

no mayores que 1 my con secciones verticales tanto en direccion longitudinal como
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en direccion transversal.
» El plano de planta y perfiles longitudinal y transversal detallados, a la misma escala
y en su proyeccion (1:500 a 1:100) abarcando una zona que permita cubrir la
informacién completa.
3.2.1.3. Estudio de Suelos y Estratigrafia
Establecer las caracteristicas geotécnicas, es decir, la identificacion de las propiedades fisicas
y mecanicas del suelo, y la estratigrafia del mismo para el disefio de cimentaciones estables.
El estudio de suelos comprendera lo siguiente:
» Estratigrafia de los pozos de estudio.
» Ensayo de carga directa (SPT), con el cual se determinara la capacidad portante del
suelo al nivel de la fundacion.
El ensayo de SPT contemplara:
v' Clasificacion de suelos (método AASHTO y SUCS)
v Limites de Attenberg.
v Analisis granulométrico de los suelos.
v Determinacion de la resistencia del suelo de fundacion mediante abacos de

laboratorio.

3.2.2. Partes de un puente
Fundamentalmente se distinguen la superestructura y la infraestructura, como elementos
intermedios entre estas dos partes tenemos los aparatos de apoyo.
» Superestructura.- Constituida en términos generales por las vigas del puente,
diafragmas, tablero, bordillos, aceras, postes, pasamanos y capa de rodadura.
» Infraestructura.- Todo el conjunto de pilas (columnas intermedias) y estribos (muros
de contencion en los costados) que soportan la superestructura.
» Aparatos de apoyo.- Elementos intermedios entre la superestructura y la
infraestructura que deben centrar las reacciones del apoyo, es decir, agrupar los
esfuerzos en forma tal que la linea de sus efectos esté adaptada a la solicitacion de la

infraestructura.
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» Accesorios.- Se consideran también como partes accesorias de los puentes, las
prolongaciones de los aleros de los estribos, accesos, defensivos, desaglies y
transiciones.

3.2.3. Normas base de disefio

Se adoptara la norma AASHTO LRFD 2004 para el disefio del puente ya que Bolivia no
cuenta con una norma propia, y para el disefio de los elementos de hormigon se empleara el
reglamento ACI-318 (2005) ya que existe una compatibilidad entre la norma y este
reglamento.

Los requisitos de disefio de estas especificaciones emplean la metodologia del Disefio por
Factores de Carga y Resistencia (LRFD).

3.2.4. Factores de carga y combinaciones de carga

La solicitacion mayorada total se tomara como:

szni*yi*Qi

71; = Modificador de las cargas se toma “1” para disefios y detalles convencionales.

Donde:

y; = Factores de carga especificados en las tablas.

Q; = Solicitaciones de las cargas especificadas.

Cuadro 3.2.4.-1. Factores de carga para cargas permanentes, Yp.
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: . Factor de Carga
Tipo de carga <

Maximo Minimo

DC: Elemento v accesorios 1.25 0.90
DD: Friccién negativa (downdrag) 1.80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos 1.50 0.65
EH: Empuje horizontal del suelo

e Activo 1.50 0.90

e Enreposo 1.35 0.90
EL: Tensiones residuales de montaje 1.00 1.00

EV: Empuje vertical del suelo

e Estabilidad global

e Muros de sostenimiento y estribos }92 11\103

e Estructura rigida enterrada 1;0 0’9 0

e Marcos rigidos 1 35 0‘90

e Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 19.; 0‘90

metalicas rectangulares T ’

e Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1.50 0.90

ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0.75

Fuente: Tabla 3.4.1.-2, Norma AASHTO LRFD - 2004.

» Cargas y Denominacion de las Cargas
Se deben considerar las siguientes cargas y fuerzas permanentes y transitorias:
* Cargas permanentes
DD = Friccion negativa (downdrag).
DC = Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales.
DW = Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos.
EH = Empuje horizontal del suelo.
EL = Tensiones residuales acumuladas resultantes del proceso constructivo, incluyendo las
fuerzas secundarias del postesado.
ES = Sobrecarga de suelo.
EV = Presion vertical del peso propio del suelo de relleno.
* Cargas transitorias
BR = Fuerza de frenado de los vehiculos.
CE = Fuerza centrifuga de los vehiculos.
CR = Fluencia lenta.
CT = Fuerza de colisiéon de un vehiculo.
CV = Fuerza de colision de una embarcacion.
EQ = Sismo.
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FR = Friccion.
IC = Carga de hielo.
IM = Incremento por carga vehicular dindmica.
LL = Sobrecarga vehicular.
LS = Sobrecarga viva.
PL = Sobrecarga peatonal.
SE = Asentamiento.
SH = Contraccion.
TG = Gradiente de temperatura.
TU = Temperatura uniforme.
WA = Carga hidraulica y presion del flujo de agua.
WL = Viento sobre la sobrecarga.
WS = Viento sobre la estructura.
» Combinacion de cargas
Las combinaciones de carga que se tomaron en cuenta para el disefio son:
RESISTENCIA | — Combinacion de cargas basica que representa el uso vehicular normal del
puente, sin viento.
RESISTENCIA Il — Combinacion de cargas que representa el uso del puente por parte de
vehiculos de disefio especiales especificados por el Propietario, vehiculos de circulacién
restringida, 0 ambos, sin viento.
RESISTENCIA 111 — Combinacion de cargas que representa el puente expuesto a vientos de
velocidades superiores a 90 km/h.
RESISTENCIA IV — Combinacidon de cargas que representa relaciones muy elevadas entre
las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y las provocadas por las
sobrecargas.
RESISTENCIA V — Combinacion de cargas que representa el uso del puente por parte de
vehiculos normales con una velocidad del viento de 90 km/h.
SERVICIO | — Combinacion de cargas que representa la operacion normal del puente con un
viento de 90 km/h, tomando todas las cargas a sus valores nominales.
También se relaciona con el control de las deflexiones de las estructuras metalicas enterradas,

revestimientos de tdneles y tuberias termoplasticas y con el control del ancho de fisuracion
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de las estructuras de hormigon armado. Esta combinacion de cargas también se deberia
utilizar para investigar la estabilidad de taludes.

Cuadro 3.2.4.-2. Combinaciones de Cargas y Factores de Carga

DC
Combinacion de Cargas DD | LL Usar solo uno por vez
pw | IM
EH | CE
EV | BR U
Es | PL CR
Estado Limite EL | LS | W4 | W§ | WL | FR SH TG | SE | EQ | IC | €T | C¥V
RESISTENCIA I (a menos que - <
. . v, 35 - 2 /. / -
se especifique lo contrario) ol 1.00 1.00 | 05071.20 TG SE
RESISTENCIA IT Ve 1.35 | 1.00 - - 1.00 | 0.50/1.20 VTG VsE - - - -
RESISTENCIA III Vp - 1.00 | 1.40 - 1.00 | 0.50/1.20 V16 YsE - - - -
RESISTENCIA IV — Yp R
Solo EH. EV. ES, DW. DC 1.5 1,00 1,00 | 0,50/1,20
RESISTENCIA V vp | 1.35 | 1.00 | 0.40 | 1.0 | 1.00 | 0.50/1.20 | vre | VsE - - - -
EVENTO EXTREMO I e veq | 1.00 - - 1.00 - - - 1.00 - - -
EVENTO EXTREMO II ¥p | 0.50 | 1,00 - - 1.00 - - - - 1.00 | 1.00 | 1.00
SERVICIO I 1.00 | 1.00 | 1.00 | 0,30 | 1.0 | 1.00 1.00/1.20 V16 YsE - - - -
SERVICIO II 1.00 | 1.30 | 1.00 - - 1.00 1.00/1.20 - - - - - -
SERVICIO ITI 1.00 | 0.80 | 1.00 | - - | Loo| 1007120 | v | Vs | - - - -
SERVICIO IV 1.00 - 1.00 | 0.70 - 1.00 1.00/1.20 - 1.0 - - - -
FATIGA - Solo LL. IMy CE - 0.75 - - - - - - - - - - -

Fuente: Tabla 3.4.1.-1, Norma AASHTO LRFD - 2004.
3.2.5. Cargas actuantes en la estructura
3.2.5.1. Carga Muerta
La carga muerta se refiere a las cargas estaticas que se encuentran en la estructura.
3.2.5.1.1. Carga por peso propio: DC
Se refiere a la carga por peso propio de cada uno de los elementos de la estructura del puente,
la misma se suma a las cargas permanentes para encontrar la carga muerta total de los
elementos y estructura.
3.2.5.1.2. Carga Permanente: DW
Las cargas permanentes son cargas que se colocan en la estructura y estan destinadas a

permanecer en la misma por largo tiempo sin afectar la estabilidad de la misma.

Total Cargas Permanentes: DC + DW.
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La carga permanente debera incluir el peso propio de todos los componentes de la estructura,
accesorios e instalaciones de servicio unidas a la misma, superficie de rodamiento, futuras
sobrecapas y ensanchamientos previstos.
3.2.5.1.3. Carga de suelo: EH, ESy EV
Las cargas correspondientes a las fuerzas ejercidas por el suelo, como ser: empuje del suelo,
sobrecarga de suelo y presion vertical del suelo de relleno.
» Empuje lateral pasivo del suelo de Rankine:
Coeficiente de empuje pasivo:
K, = tan®*(45 + %)
Empuje lateral de rankine:
E,=05*y;*Hx(H+h)=*k,
Punto de aplicacion del empuje:
H (H+3*h
y=3" (W)
Empuje vertical y horizontal:
Ey = E, x sen(f)
Ey = Ep * cos(B)
Donde:
® = Angulo de friccion interna.
£ = Angulo del terraplén con la horizontal.
¥, = Peso especifico del terraplén.
H = Altura total del estribo.
h™ = Altura equivalente de la sobrecarga.
3.2.5.2. Carga Viva
Las cargas vivas son las cargas transitorias que pasan por la estructura en diferentes intervalos

de tiempo.

3.2.5.2.1. Sobrecarga vehicular: LL
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Camion de disefio

Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de disefio serdn como se
especifica en la Figura 1. Se debera considerar un incremento por carga dinamica como se
especifica en el Articulo 3.6.2.

A excepcion de lo especificado en los Articulos 3.6.1.3.1y 3.6.1.4.1, la separacion entre los
dos ejes de 145.000 N se debera variar entre 4300 y 9000 mm para producir las solicitaciones

extremas.
Figura 3.2.5.2.-1. Camion de disefio.
(T 0
I
|
(=0
.. . laal]
050 QO ..
| | "
35,000 N 145 000 N 145000 N 500 mm General —————" Tygo0 mm
300 mm Vuelo sobre el tablero
4300 mm 4300 a 9000 mm -
Carril de diseno 3600 mm

Fuente: Figura 3.6.1.2.2.-1, Norma AASHTO LRFD - 2004.
El camion o tandem de disefio se debera ubicar transversalmente de manera que ninguno de
los centros de las cargas de rueda esté a menos de:
* Para el disefio del vuelo del tablero — 300 mm a partir de la cara del cordon o baranda, y
* Para el disefio de todos los demas componentes — 600 mm a partir del borde del carril de
disefio.
Tandem de disefio
El tindem de disefio consistira en un par de ejes de 110.000 N con una separacién de 1200
mm. La separacion transversal de las ruedas se debera tomar como 1800 mm.
3.2.5.2.2. Carga del carril de disefio
La carga del carril de disefio consistira en una carga de 9,3 N/mm, uniformemente distribuida
en direccion longitudinal. Transversalmente la carga del carril de disefio se supondra
uniformemente distribuida en un ancho de 3000 mm. Las solicitaciones debidas a la carga

del carril de disefio no estaran sujetas a un incremento por carga dinamica.

3.2.5.2.3. Cargas Peatonales: PL
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Se deberé aplicar una carga peatonal de 3,6 x 10-3 MPa en todas las aceras de mas de 600
mm de ancho, y esta carga se debera considerar simultaneamente con la sobrecarga vehicular
de disefio.

Los puentes exclusivamente para trafico peatonal y/o ciclista se deberan disefiar para una
sobrecarga de 4,1 x 10-3 MPa.

Si las aceras, puentes peatonales o puentes para ciclistas también han de ser utilizados por
vehiculos de mantenimiento y/u otros vehiculos, estas cargas se deberan considerar en el
disefio. Para estos vehiculos no es necesario considerar el incremento por carga dinamica.
3.2.5.2.4. Incremento por carga dinamica: IM

Los efectos estaticos del camion o tAndem de disefio, a excepcion de las fuerzas centrifugas
y de frenado, se deberan mayorar aplicando los porcentajes indicados en la Tabla 1,
incremento por carga dinamica.

El factor a aplicar a la carga estatica se debera tomar como: (1 + IM/100).

El incremento por carga dindmica no se aplicara a las cargas peatonales ni a la carga del carril
de disefio.

Cuadro 3.2.5.2.4.-1 Incremento por carga dinamica, IM.

Componente IM

Juntas del tablero - Todos los Estados Limites 75%

Todos los demds componentes
+ Estado Limite de fatiga y fractura 15%

¢ Todos los demas Estados Limites 33%

Fuente: Tabla 3.6.2.1.-1, Norma AASHTO LRFD - 2004.
3.2.5.2.5. Fuerza de Frenado: BR
La fuerza de frenado se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:
* 25 % de los pesos por eje del camion de disefio o tandem de disefio, o
* 5 % del camidn de disefio mas la carga del carril 6 5 por ciento del tindem de disefio méas

la carga del carril.

3.2.6. Factores de reduccién de resistencia
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Cuadro 3.2.6.-1. Factores de Resistencia

Uso Factor de resistencia ¢
- Flexion y traccion
Hormigon armado 0,9
Hormigdn pretensado 1,00
- Corte y Torsion
Hormigon de densidad normal 0,90
Hormigon de baja densidad 0,70
- Compresion Axial con espirales o zunchos 0,75
- Apoyo sobre hormigon 0,70
- Compresién en modelos de bielas y tirantes 0.70
- Compresién en las zonas de anclaje
Hormigon de densidad normal 0,80
Hormigdn de baja densidad 0,65
- Traccion en el acero en zonas de anclaje 1,00
- Resistencia durante el hincado de pilotes 1,00

Fuente: Seccion 5, Norma AASHTO LRFD - 2004.
3.2.7. Disefio de Armaduras de refuerzo
El disefio de las armaduras de una estructura debe de realizarse con el objetivo de que dicha
armadura pueda proporcionar al concreto una resistencia a traccion que el mismo no posee.
3.2.7.1. Armadura para resistencia a flexion
La armadura a Flexidn es el acero de refuerzo que se coloca en los elementos de hormigdn
con el objetivo de mejorar la resistencia del mismo a las fuerzas traccioantes que acttan sobre
él.
Altura de compresiones:

_dl1 1 2 *x Mu
= 0.85* ¢ * f'c* b *d?

Donde:
d = Altura util de la pieza (cm).
Mu = Momento mayorado segln la combinacién de carga utilizada (kg*cm).

¢ = Factor de reduccién de resistencia (0,9).
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f"c = Resistencia caracteristica del hormigéon (kg/cm?).
b = Base de la pieza considerada (cm).

Armadura Minima necesaria:

14
Asminzﬁ*b*d

Do6nde:
fy = Resistencia del acero (kg/cm?).

Armadura necesaria:
085+ fcxbxa

As

fy
Cuantia balanceada:
fc &
Pp = 0.72 ¥ — %
fy o 41X

E
Cuantia maxima:
Pmax = 0.75 % py
Armadura maxima:
ASpsx = 0.75 % pp xb xd

Se adopta el mayor valor calculado entre la armadura necesaria y la minima de la pieza.

3.2.7.2. Armadura para resistencia al corte

La armadura a Corte es el acero de refuerzo que se coloca en los elementos de hormigdn con

el objetivo de mejorar la resistencia del mismo a las fuerzas cortantes que acttian sobre él, se

conocen como estribos y pueden ser utilizados solo constructivamente.

Segun el codigo ACI el disefio de secciones transversales sujetas a esfuerzos cortantes debe

cumplir:
Vu<@xVn
Do6nde:

Vu= Fuerza cortante mayorada segun la combinacion de carga utilizada (kg).

Vn= Resistencia Nominal al Cortante.
Vn=Vc+Vs
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Donde:

Vc= Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el concreto

Vs= Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
@= Factor de reduccion de resistencia (0.9) (AASTHO 2004)

Donde:

Ve=053%/fc*xbxd

f'c= Resistencia especifica a la compresion (210 kg/cm?)
b= Ancho de la cara en compresion

d=  Distancia de la fibra extrema de compresion hasta el centro de refuerzo de tension

. V . , .
SiTVu < 76 no necesita armadura de corte entonces solo se coloca armadura minima.

bw * s
Avminzo'z*\jfc* fy

3.2.7.3. Anclajes y Empalmes

Anclajes

El anclaje por adherencia es econdmico y por ello siempre debe utilizarse cuando pueda
disponerse de la longitud necesaria para el anclaje.

Para un perfecto anclaje de los extremos de las barras rectas, estas deben ser nervuradas, por
cuanto solamente la resistencia al corte en las nervaduras conduce a un efecto de adherencia
confiable.

Las barras lisas y conformadas superficialmente no deben por ello anclarse Gnicamente por
sus extremos rectos, porque la union por adherencia es muy reducida por las condiciones de
la superficie y puede desaparecer para cargas oscilantes, por eso las barras lisas deben
anclarse mediante ganchos o lazos.

Empalmes

La necesidad de los empalmes surge de dos origenes diferentes, por un lado, de la longitud
comercial de las barras y por otro de las necesidades constructivas en cuanto al montaje.
Los empalmes se pueden realizar mediante solapo y soldadura, siendo el primer método el

mas utilizado y confiable, mostrado en la figura.
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3.2.8. Viga de hormigo6n pretensado
Se consideran para el calculo de las vigas principales que la estructura esta constituida por
dos tramos simplemente apoyados, en los cuales actian un diferente nimero de vigas
preesforzadas que soportan las cargas vivas y muertas de toda la superestructura.
Las vigas estan conformadas por hormigon pretensado con armaduras postesas.
3.2.8.1. Hormigon Pretensado
3.2.8.1.1. Definicion.
El pretensado o preesforzado puede definirse en términos generales como el precargado de
una estructura, antes de la aplicacion de las cargas requeridas, hecho en forma tal que mejore
su comportamiento general cuya aplicacion mas comun ha tenido lugar en el disefio del
Hormigon Pretensado.
En esencia el hormigon es un material que resiste bien a compresién y el acero a traccion,
FREYSSINET sostiene la siguiente definicion: "Es necesario introducir en el hormigon
fuerzas artificiales aplicadas en forma constante, tales que bajo el efecto simultaneo de estas
fuerzas, las sobrecargas y las demas acciones, permanezca sin fisurarse ni fracturarse™
3.2.8.1.2. Métodos de Pretensado.
Con el tiempo se han ido desarrollando diferentes métodos para producir el estado deseado
de pre compresion en los elementos estructurales, por ello los métodos de pretensado se
clasifican en dos grandes grupos:

» Hormigon Pretensado o Preesforzado con armaduras pretesas.
Los miembros de concreto preesforzado con armaduras pretesas se producen, tensando los
tendones entre anclajes externos antes de vaciar el concreto. Cuando el concreto obtiene la
resistencia requerida, se retira la fuerza presforzante aplicada mediante gatos, y esa misma
fuerza es transmitida por adherencia, del acero al concreto.

» Hormigon Pretensado o Preesforzado con armaduras postesas.
Los miembros de concreto preesforzado con armaduras postesas se producen, cuando se
esfuerzan los tendones después de que ha endurecido el concreto y de que ha alcanzado
suficiente resistencia, aplicando la accion de los gatos contra el miembro de concreto mismo.
Los tendones se encuentran dentro de vainas y se sellan con una inyeccion de lechada de

cemento después de tensar los torones.
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3.2.8.1.3. Direccion de los tendones segun el método de preesforzado.
El prefijo "Pre" se refiere a que los tendones de acero son previamente tensados, luego de
hormigonar la pieza y una vez que el hormigon haya alcanzado una resistencia determinada,
se cortan los cables o tendones transfiriendo esta tension del acero al hormigon endurecido
introducido en forma de compresion.

» Elementos preesforzados con armaduras pretesas
La direccion que pueden tomar los tendones es la de una linea recta horizontal,
principalmente en losas y vigas de bajo peralte, en linea recta quebrada en uno o dos puntos
(Trazo poligonal) para el caso de vigas para puentes.
Este método de preesforzado es mayormente utilizado para crear elementos prefabricados,
ya que se puede estandarizar una pieza y reutilizar los moldes de la misma.

Figura 3.2.8.1.3.-1. Viga pretensada con armaduras pretesas.

L — Longiwud inicisl |
|
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» Elementos preesforzados con armaduras postesas
La direccion que pueden tomar los tendones, es casi en cualquier direccion en la que se
puedan colocar las vainas, ya que los tendones van dentro de las mismas y luego se tensan
los cables para llegar a la fuerza requerida por la viga.
Esta variedad de preesforzado puede dividirse en 2 tipos:
a) Hormigon Postesado con tendones adheridos.
Con tendones adheridos significa que el ducto o vaina, luego del proceso de tesado, es llenado
con mortero semiliquido de cemento "lechada de cemento”, el mismo que al endurecerse
alrededor de los tendones mejora la resistencia del elemento a la compresion y reduce el

riesgo de figuracion y corrosion en el acero.
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b) Hormigon Postesado con tendones no adheridos.

Con tendones no adheridos, implica que el dueto o vaina es llenado con grasa o material
bituminosos, de esta manera la fuerza en el tendon es transmitida al hormigon a través de los
anclajes ubicados en los extremos del elemento.

Esta técnica es usada comunmente en losas de edificios o estructuras de parqueo por su
facilidad de montaje y por permitir el retesado durante la vida Gtil del elemento estructural.

Figura 3.2.8.1.2.-3. Viga pretensada con armaduras postesas.
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3.2.8.2. Elementos Utilizados en el Hormigén Pretensado.
Los elementos del pretensado son:

» Hormigdn para Pretensado.

» Armaduras Activas y Pasivas.

» Conductos Longitudinales que contendran las armaduras (vainas).

» Anclajes.

» Inyeccion.
A continuacién se hard una descripcion detallada de cada uno de los componentes y
operaciones realizadas para la realizacion de una pieza.
3.2.8.2.1. Hormigdn para Pretensado.
El hormigdn que se usa en la construccion preesforzada se caracteriza por una mayor
resistencia que aquel que se emplea en hormigén reforzado ordinario. Se le somete a fuerzas
mas altas, y por lo tanto un aumento en su calidad generalmente conduce a resultados mas
econdmicos. El uso de hormigdn de alta resistencia permite la reduccion de las dimensiones
de la seccion de los miembros a un minimo, lograndose ahorros significativos en carga
muerta siendo posible que grandes claros resulten técnica y econémicamente posibles.
El hormigdn es un material compuesto cuya principal caracteristica es la resistencia a la
compresion, para su aplicacion en el disefio es necesario conocer:
Resistencia caracteristica a la compresion en funcion del tiempo o edad del hormigon.

Propiedades mecanicas dependientes del tiempo y medio ambiente
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Las principales propiedades mecanicas del hormigén son:
f'c = Resistencia la compresion
Ec = Modulo de elasticidad (En funcion del tiempo y tipo de hormigon)
Entre otras esta la retraccion y la fisuracion. La préctica actual pide una resistencia de 350 a
500 kg/cm2 para el hormigon pretensado. Esta elevada resistencia puede lograrse sélo con
un elevado control en la ejecucion y la utilizacion de materiales de alta calidad.
Se han propuesto muchas relaciones que expresen al médulo de elasticidad en funcion de la
resistencia del concreto. Puede calcularse con razonable aproximacién mediante una
ecuacion propuesta por Pauw y que se encuentra incluida dentro del cédigo A.C.1. 318 y el
cddigo AASHTO LRFD 2004 para puentes.

Ec = 0.043 * y:5Vfc (3.4)
Para el Sistema Internacional de unidades, en la cual y, es el peso unitario del concreto
endurecido en Kg/m3, f'c es la resistencia caracteristica a la compresion en MPa. Para
concretos de peso normal con y de 2320 Kg/m3, el mddulo de elasticidad puede obtenerse
aproximadamente con:

Ec = 4.8000Vfc (3.5)

Esfuerzos Admisibles en el Hormigon.
Los Esfuerzos Admisibles que establece el codigo A.C.I. para el hormigén en coherencia con
lo establecido en el punto 5.9.4.2 del cddigo AASHTO LRFD, Tensiones en Estado Limite
de Servicio después de las Pérdidas, elementos totalmente Pretensados, no deben ser

superados por los esfuerzos derivados de las cargas de servicio, son los siguientes:

Cuadro 3.2.8.2.1.-1. Limites para la tension de compresion en el hormigén pretensado

después de las pérdidas.
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Ubicacion

Tension limite

e Excepto en puentes construidos por segmentos, tension provocada por la
sumatoria de la tension efectiva de pretensado y las cargas permanentes

e En puentes construidos por segmentos, tension provocada por la sumatoria de la
tension efectiva de pretensado y las cargas permanentes

e Excepto en puentes construidos por segmentos, tension provocada por la
sobrecarga y la semisuma de la tension efectiva de pretensado mas las cargas
permanentes

e Tension provocada por la sumatoria de las tensiones efectivas de pretensado,
cargas permanentes y cargas transitorias, y durante las operaciones de transporte
y manipuleo

0.45 /. (MPa)

0,45 f. (MPa)

0.40 f. (MPa)

0.60 /. (MPa)

Fuente: Tabla 5.9.4.2.1.-1, AASHTO LRFD - 2004.

Cuadro 3.2.8.2.1.-2. Limites para la tension de traccion en el hormigdn pretensado en

estado limite de servicio después de las pérdidas.

Tipo de puente

Ubicacion

Tension limite

Todos los puentes.
excepto los puentes
construidos por
segmentos

Traccion en la zona de traccion precomprimida. suponiendo secciones no
fisuradas

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente
sujetos a condiciones de corrosion leves o moderadas

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente
sujetos a condiciones de corrosion severas

Para elementos con tendones de pretensado no adherentes

0.50\[7 (MPa)
0.25\[1 aMPa)

Traccion nula

Puentes construidos
por segmentos

Tensiones longitudinales a través de uniones en la zona de traccion
precomprimida

Uniones con armadura auxiliar adherente minima atravesando las
uniones, la cual es suficiente para soportar la fuerza de traccién
longitudinal calculada a una tension de 0.5fy: con tendones internos
o tendones externos

Uniones sin la armadura avxiliar adherente minima atravesando las
uniones

0.25\[7 aMPa)

Traccion nula

Tensiones transversales a través de las uniones

Traccion en la direccion transversal en la zona de traccion
precomprimida

0.25 \/z (MPa)

Tensiones en otras areas

Para areas sin armadura adherente

En dreas con armadura adherente suficiente para resistir la fuerza de
traccion en el hormigon calculada suponiendo una seccion no
fisurada. cuando la armadura se dimensiona utilizando una tension
de 0.5f;. no mayor que 205 MPa

Traccion nula

0.50 JZ (MPa)

Fuente: Tabla 5.9.4.2.2.-1, AASHTO LRFD - 2004.

3.2.8.2.2. Armadura Activa (Acero para Pretensado).
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Las diferentes normativas identifican una serie de tipos de armaduras activas. El codigo ACI-
318 identifica tres tipos: Alambres redondos, Cable Trenzado o Torones y Varillas de Acero
de Aleacion.
Los aceros para pretensado, son aceros de alta resistencia a la tension. Las principales
caracteristicas de estos aceros son:

» Comportamiento elastico ante esfuerzos relativamente altos.

» Su alto grado de ductilidad antes de fallar.

» Tienen buena adherencia.

» Buena resistencia a la fatiga y a la corrosion.
En dicha norma se denomina "Tenddn" a la unidad de armadura para efectos de célculo; esto
es; al conjunto de armaduras de pretensado que se alojan en un mismo conducto.
Los alambres y los cables trenzados tienen una resistencia a la tension de mas o menos 18960
K g/lcm2, en tanto que la resistencia de las varillas de aleacion esta entre los 10200 y 11250
Kg/cm2 dependiendo del grado.
En ausencia de datos mas precisos, el mddulo de elasticidad de los aceros de pretensado, se
tomaran como: Ep = 197.000 MPa, y para barras: Ep = 207.000 MPa.
Como se menciona en el punto 3.8.1.10.4.2 del presente proyecto, las armaduras activas
pueden ser postensadas o pretensadas. Para armaduras postensadas se usa generalmente
Torones y para armaduras pretensadas son usados generalmente los alambres y las barras
para pretensado.
3.2.8.2.2.1. Alambres Redondos.
Los alambres redondos se fabrican en forma tal que cumplan con los requerimientos de las
especificaciones ASTM A421. Los tendones estan compuestos normalmente por grupos de
alambres, dependiendo el nimero de alambres de cada grupo del sistema particular usado y
de la magnitud de la fuerza pretensora requerida.
3.2.8.2.2.2. Cable Trenzado o Torones.
El tordn es fabricado con siete alambres, 6 firmemente torcidos alrededor de un septimo de
diametro ligeramente mayor. El paso de la espiral de torcido es de 12 a 16 veces el diametro
nominal del cable, teniendo una resistencia a la ruptura garantizada de 17.590,00 kg/cm2
conocido como grado 250K. Existe un acero mas resistente conocido como grado 270K, con
una resistencia minima a la ruptura de 270 Ksi 0 18.960,00 Kg/cm2. Para los torones se usa
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el mismo tipo de alambres relevados de esfuerzo y estirados en frio que los que se usan para
los alambres individuales de preesfuerzo. Sin embargo, las propiedades mecénicas se
evidencian ligeramente diferentes debido a la tendencia de los alambres torcidos a
enderezarse cuando se les sujeta a tension, debido a que el eje de los alambres no coincide
con la direccidn de la tension.

Cuadro 3.2.8.2.2.2.-1. Propiedades del tordn de 7 alambres sin revestimiento.

Diametro Resistenciaala Area Nominal del Carga minima para
Nominal ruptura Tordn una elongacion de 1%
pulg mm Lb KN pulg2 mm?2 Lb KN

GRADO 250 (1725 MPa.)
0.250 6.35 9000 40.0 0.036  23.22 7,65 34.0
0.313 7.94 14,5 64.5 0.058  37.42 12,3 54.7

0.375  9.53 20 89.0 0080 51.61 17 75.6

0.438  11.11 27 120.1  0.108  69.68 23 102.3

0.500  12.70 36 160.1  0.144 9290 30,6 = 136.2

0.600  15.24 54 240.2 0216 13935 459  204.2
GRADO 270 (1860 MPa.)

0.375  9.53 23 1023 0085 5484 1955  87.0

0.438  11.11 31 1379 0115 7419 2655  117.2

0.500 12.7 41,3 183.7 0.153 98.71 35,1 156.1
0.600 15.24 58,6 260.7 0.217 140.00 49,8 221.5

Fuente: Nilson Arthur - Disefio de Estructuras de Concreto Preesforzado.
3.2.8.2.2.3. Varillas de Acero de Aleacion.
En el caso de varillas de aleacion de acero, la alta resistencia que se necesita se obtiene
mediante la introduccion de ciertos elementos de ligazon, principalmente manganeso, silicon
y cromo durante la fabricacion de acero. Adicionalmente se efectua trabajo en frio en las
varillas al fabricar estas para incrementar ain mas su resistencia. Las varillas de acero de
aleacion se consiguen en didametros que varian de ¥ pulgada hasta 13/8 de pulgada.
3.2.8.2.2.4. Esfuerzos Admisibles en el Acero de Preesfuerzo.
Los Esfuerzos Admisibles permitidos por el Codigo ACI en alambres, Torones o barras de
preesfuerzo dependen del estado de aplicacion de las cargas. Cuando la fuerza de los gatos
se aplica por primera vez, se permite un esfuerzo de 0.80 fpu, 0 0.94 fpy, el que sea menor,
donde fpu, es la resistencia Ultima del acero y fpy es la resistencia de fluencia.
Inmediatamente después de la transferencia de la fuerza de preesfuerzo al hormigén, el

esfuerzo permitido es 0.74fpu, o 0.82 fpy, el que sea menor (excepto en los anclajes de
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postensado donde el esfuerzo se limita a 0.70fpu. La justificacion para permitir un esfuerzo
admisible mayor durante la operacion de tensionamiento es que el esfuerzo en el acero se
conoce con bastante precision en este estado. La presion hidraulica en los gatos y la
deformacion total en el acero son cantidades que se miden facilmente. Ademas, si un tendén
deficiente se rompe en forma accidental, puede reemplazarse sin problemas.
Los valores mas bajos de esfuerzos admisibles son aplicables después de que ocurre el
acortamiento elastico del hormigon, las pérdidas por friccion y los deslizamientos en los
anclajes, estado en el que se aplican las cargas de servicio. El esfuerzo en el acero se reduce
un poco mas durante la vida del elemento por la retraccion de fraguado y el flujo pléstico en
el hormigon, y por la relajacion en el acero.
3.2.8.2.3. Armadura Pasiva (Acero de Refuerzo).
Se denominan asi a las armaduras no sometidas a tensién, previa y son iguales a las
habitualmente usadas en Hormigén Armado.
Los detalles de armado establecidos en la norma AASHTO LRFD 2004 son consistentes con
los establecidos en la norma ACI-318 como lo establece el mismo codigo AASHTO en el
apartado 5.10.2.1.
Es comUnmente usado en estructuras de hormigdén pretensado como refuerzo para corte,
como acero suplementario de refuerzo en regiones de alto esfuerzo y deformacion local. En
estructuras parcialmente pretensadas contribuye a la resistencia del momento residual luego
de determinada el area de pretensado.
El uso del acero de refuerzo ordinario es muy Util para:

» Aumentar ductilidad
Aumentar resistencia
Resistir esfuerzos de tension y compresion
Resistir cortante
Resistir torsion
Restringir agrietamiento

Reducir deformaciones a largo plazo

vV V.V V V VYV V

Confinar el hormigon.
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Tanto para miembros postensados como pretensados a menudo es conveniente incrementar
la resistencia a la flexion de vigas preesforzadas empleando varillas de refuerzo
longitudinales suplementarias

El modulo de elasticidad del acero de las armaduras de refuerzo, se debera asumir igual a
200.000 MPa.

3.2.8.2.4. Conductos Longitudinales que Contienen las Armaduras. (Vainas)

Las vainas pueden ser lisas pero es mucho mas ventajoso emplear modelos que presenten
nervaduras anulares. Tales nervaduras aumentan grandemente su rigidez transversal,
reduciendo el riesgo de aplastamiento total o parcial de la vaina. En la actualidad se puede
usar alternativamente vainas de PVC u otro material sintético, éstas son recomendables
principalmente en ambientes corrosivos; sin embargo, siguen siendo las metalicas las mas
utilizadas por sus caracteristicas adherentes y mejor comportamiento frente al hormigon
circundante.

El codigo AASHTO LRFD 2004 para puentes, afirma que el didmetro interior de las vainas
deberé ser para tendones compuestos por multiples barras o cables, el area interior de la vaina
debera ser como minimo 2,0 veces el area neta del acero de pretensado, para el método de
enhebrado, el area de la vaina debera ser como minimo 2,5 veces la seccion neta del acero de
pretensado.

Las caracteristicas que deben tener las vainas son las siguientes:

Estanqueidad durante el hormigonado y la inyeccion.

Flexibilidad que les permita adaptarse facilmente al trazado definido en el proyecto.
Posibilidad de efectuar con facilidad empalmes, de manera que se pueda alcanzar cualquier
longitud.

Resistencia al aplastamiento, golpes, vibrado y casos similares.

3.2.8.2.5. Anclajes.

El anclaje tendra la funcion de transferir al hormigon las fuerzas de pretensado, y de preservar
el estado tensional de las armaduras activas, logrando asi mantener el estado de pretensado a
lo largo de la vida dtil de la pieza.

Fundamentalmente se puede distinguir dos tipos de anclaje:
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Anclajes pasivos.- Son los que se sitlan en los extremos de los tendones por los cuales no se
efectya el tesado. Pueden ser accesibles segln se realice el hormigonado del anclaje después
0 antes de tesar el tendon, respectivamente.
Anclajes Activos.- Son los que se sitGan en los extremos de los tendones por los cuales se
efectya el tesado. Los tipos méas corrientes son los de cufias, cabezas recalcadas, rosca, etc.
3.2.8.2.6. Inyeccion.
La inyeccion es la operacion consistente en rellenar los conductos de pretensado con un
producto adecuado para proteger las armaduras activas contra la corrosion. Salvo en el caso
de productos de inyeccidon no adherentes, esta operacion sirve ademas para asegurar la
adherencia de dichas armaduras al hormigon de la pieza.
En generalmente los componentes usados para la inyeccion son agua, cemento (lechada de
cemento) y en su caso aditivos.
Las cualidades generales que la inyeccion debera tener son las siguientes:

» Ser suficientemente fluida en el momento de la operacion.

» Tener al mismo tiempo, la consistencia necesaria y presentar la menor retraccion

posible.
» Alcanzar, tras su endurecimiento, alta resistencia mecénica, necesaria para la
adherencia.

» No contener ningun producto susceptible a corroer las armaduras.
3.2.9. Disefio Estructural
3.2.9.1. Superestructura
3.2.9.1.1. Baranda para peatones
La minima altura de las barandas para peatones debera ser de 1060 mm, medidos a partir de
la cara superior de la acera.
Una baranda para peatones puede estar compuesta por elementos horizontales y/o verticales.
La abertura libre entre los elementos debera ser tal que no permita el paso de una esfera de
150 mm de diametro.
Si se utilizan tanto elementos horizontales como verticales, la abertura libre de 150 mm se
deberé aplicar a los 685 mm inferiores de la baranda, mientras que la separacién en la parte

superior debera ser tal que no permita el paso de una esfera de 200 mm de diametro.
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3.2.9.1.1.1. Pasamanos
Como sobrecarga de disefio para los pasamanos se debe tomar en cuenta w=0,73 N/mm,
ademas cada elemento debe estar disefiado para una carga concentrada de 890 N la cual
debera actuar simultaneamente con las ya mencionadas en cualquier punto y direccion de la
parte superior del elemento.
3.2.9.1.1.2. Postes
Como sobrecarga de disefio para los postes se debe tomar el valor de la sobrecarga
concentrada de disefio P;;, en N a:

Py, =890+ 0.73 x L
3.2.9.1.2. Acera
Estrictamente, los voladizos del tablero se deben disefiar considerando separadamente los
siguientes casos de disefio:
1° Caso: Fuerzas transversales y longitudinales especificadas en el articulo 13.2 de la norma
AASHTO LRFD. Estado Limite correspondiente a Evento Extremo.
2° Caso: Fuerzas verticales especificadas en el articulo 13.2 de la norma AASHTO LRFD.
Estado Limite correspondiente a Evento Extremo.
3° Caso: Carga vehicular sobre el voladizo, especificada en el articulo 3.6.1 de la norma
AASHTO LRFD. Estado Limite correspondiente a Resistencia.
Para los voladizos, cuando sea aplicable, se pueden usar los requisitos del articulo 3.6.1.3.4
de la norma AASHTO LRFD en vez del ancho de via especificado. El articulo estipula que
para el disefio de las losas en voladizo que no exceden los 1.8 (m) desde la linea central de la
viga exterior a la cara interior de una defensa de hormigén estructuralmente continua, la fila
exterior de cargas de rueda se puede sustituir por una linea de carga uniformemente
distribuida de 1,46(t/m), ubicada a 0,3(m) de la cara interna de la baranda.
Las cargas de calculo sobre la losa en voladizo se aplicardn mediante un diagrama de cuerpo
libre, independiente de los otros tramos de la losa.

Fajas equivalentes, para elementos con armadura principal perpendicular al trafico:
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Cuadro 3.2.9.1.2.-1 Fajas Equivalentes.

DIRECCION DE LA FAJA
PRDMARIA EN ANCHO DE LA FATA
TIPO DE TABLERO RELACT (;)N CONEL PRIMARIA (mm)
TRAFICO
Hormigon:
* Colado in situ Vuelo 1140 + 0,833X%
Paralela o perpendicular +AM: 660+ 0,558
—M: 1220+ 0,255
® Colado in situ con encofrados perdidos Paralela o perpendicular +M: 660+ 0.555
—M:- 1220+ 0,255
e Prefabricado, postesado Paralela o perpendicular +M: 660+ 0538
—M: 1220+ 0,255
Acero:
e Emparrillado abierto Barras principales 0,007P +4,0S;
¢ Emparrillado con vanos total o parcialmente llenos Barras principales Se aplica el articulo 4.6.2.1.8
* Emparrillados compuestos sin relleno en los vanos Barras principales Se aplica el articulo 4.6.2.1.8
Madera:
® Madera laminada v encelada prefabricada
o No interconectada Paralela 2,0k + 760
Perpendicular 2,07+ 1020
o Interconectada Paralela 22804 + 0,071
Perpendicular 4.0h+ 760
e Laminada v tesada Paralela 00665+ 2740
Perpendicular 0,845+ 610
e Lamunada vy clavada
o Tableros continuos o paneles Paralela 2,0k + 760
interconectados Perpendicular 4,0h + 1020
o Paneles no interconectados Paralela 2.0h+ 760
Perpendicular 2.0h+ 1020

Fuente: Tabla 4.6.2.1.3.-1, AASHTO LRFD - 2004.
Donde:
X = distancia entre la carga y el punto de apoyo en “mm”.
+M = Momento Positivo.
-M = Momento Negativo.

S = Separacion de los elementos de apoyo en “mm”.



3.2.9.1.3. Bordillo

Estan destinados a delimitar el ancho libre de la calzada y su mision es la de evitar que los
vehiculos suban a las aceras que van destinadas al paso peatonal. Se debe tomar en cuenta el
caso extremo en el que un vehiculo colisione con el bordillo y suba a la acera.

3.2.9.1.4. Tablero (Losa)

Es la parte estructural que queda a nivel de subrasante y que transmite tanto cargas como
sobrecargas a las vigas principales.

El tablero es preferentemente construido de Hormigdn Armado cuando se trata de luces
menores, sobre el tablero y para dar continuidad a la rasante de la via viene la capa de
rodadura, que en el caso de los puentes se constituye en la carpeta de desgaste que en su
momento debera ser repuesta.

La altura minima de un tablero de hormigon segun el articulo 9.7.1.1. de la norma AASHTO
LRFD-2004, debera ser mayor o igual que 175 mm.

Recubrimientos minimos para losas:
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Cuadro 3.2.9.1.4.-1 Recubrimiento para las armaduras principales no protegidas.

SITUACION RECUBRIMIENTO
(mm)

Exposicion directa al agua salada 100
Hormigonado contra el suelo 75
Ubicaciones costeras 75
Exposicion a sales anticongelantes 60
Superficies de tableros con transito de neumaticos 60
con clavos o cadenas
Otras situaciones exteriores 50
Otras situaciones interiores

e Hasta barras No. 36 40

s Barras No. 43 y No. 57 50

Fondo de losas hormigonadas in situ
¢ Hasta barras No. 36 25
e Barras No. 43 y No. 57 5

Encofrados inferiores para paneles prefabricados 20

Pilotes prefabricados de hormigon armado

* Ambientes no corrosivos 50
* Ambientes corrosivos 75
Pilotes prefabricados de hormigon pretensado 50

Pilares hormigonados in situ
* Ambientes no corrosivos 50

*  Ambientes coIrosivos

- En general 75
- Armadura protegida 75
e (Cascaras 50

* Hormigon colocado con lodo bentonitico,
hormigén colocado por el sistema tremie o
construccion con lechada

Fuente: Tabla 5.12.3.-1, AASHTO LRFD - 2004.
3.2.9.1.4.1. Losa exterior
La losa exterior, es la losa que se encuentra entre la viga exterior y la acera peatonal, actuando
la misma como un voladizo que soporta cargas propias de los elementos (bordillo, acera,
baranda, losa y capa de rodadura) y cargas vivas peatonales y vehiculares.
3.2.9.1.4.2. Losa interior
La losa interior, es la losa que se encuentra entre dos vigas principales, en la cual se generan

momentos positivos y negativos.
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3.2.9.1.5. Viga de Hormigén Pretensado con Armaduras Postesas

3.2.9.1.5.1. Seccién transversal

La seccion transversal se puede pre dimensionar utilizando graficos de secciones | o
secciones cajon dependiendo de la longitud de desarrollo de la viga longitudinal, siendo las
mismas secciones eficientes y esbeltas.

3.2.9.1.5.2. Propiedades Geométricas

Las propiedades geométricas de la viga se determinaran para dos etapas diferentes de tiempo
que son:

» Seccion en tiempo “0”, que es el momento en el que la viga recibe solo la carga de su
peso propio.

» Seccion en tiempo “o0”, que es el momento en el que la viga o vigas reciben la carga
total de los elementos de la superestructura y la carga viva de los vehiculos y peatones
que atraviesan el puente.

3.2.9.1.5.3. Estimacion de la Fuerza de Presforzado inicial
La fuerza de presforzado es calculada con las siguientes inecuaciones:

» Tiempo inicial:

t=0
Myxcyg Pyxeg*xcyg Py
= — + ——<0.8 ‘L
M, *c P, x ey * C P
foo = + 0*Co Fo*€o 20——02—0-6*f'ci
Iy Iy Ap

» Tiempo infinito:

t=o0
Mp *C1oo M*Pp*ex*Cilea N *P ,
fin ===+ = — 2045 [y
My * cy * Py * g * Cooo * P .
foow = + T*Co0 MN*To 20 1 05 1.6x /_fci
I, I A
Donde:

Mo = Momento inicial, debido al peso propio de la viga.

M ; =Momento total debido a todas las cargas vivas y muertas que acttan en la estructura.

c1 = Distancia del centro de gravedad de la seccion a las fibra superior comprimida.

c. = Distancia del centro de gravedad de la seccion a las fibra inferior traccionada.
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e = Excentricidad maxima correspondiente a la distancia en el lugar de maximo momento
flector.
Po = Fuerza de pretensado inicial
I, = Inercia inicial de la seccion en el centro de gravedad de la pieza
I, = Inercia en tiempo “c0” de la seccion compuesta en el centro de gravedad de la misma.
n = Eficiencia (asumiendo 75%).
Ao = Area de la seccidn en tiempo “0”.
Ao = Area de la seccion compuesta en tiempo “o0”.
f’ci = Resistencia caracteristica del hormigon el dia del tesado (>245 Kg/cm?2). Suponiendo
que se tesara a los 7 dias después del hormigonado.
f. = Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias.
3.2.9.1.5.4. Curvatura del cable
Para la curvatura del cable se debe de graficar las excentricidades de la fuerza de pretensado
en los diferentes periodos de tiempo y se debe elegir una trayectoria déptima para que los
cables de pretensado ejerzan la fuerza necesaria en la viga, y asi obtenga la rigidez requerida
por el célculo.
3.2.9.1.5.5. Pérdidas de Preesforzado
La falta de éxito experimentada en los primeros intentos para presforzar el concreto se debid,
en la mayoria de los casos, a la falla en la apreciaciéon de la importancia en las pérdidas
parciales inevitables de la fuerza pretensora.
Las pérdidas en la fuerza pretensora se pueden agrupar en dos categorias: aquellas que
ocurren inmediatamente en la construccion del miembro (Perdidas Instantaneas), y aquellas
que ocurren a travées de un periodo extenso de tiempo (Perdidas Diferidas).
3.2.9.1.5.5.1. Pérdidas Instantaneas
Las pérdidas instantaneas son las siguientes:

» Pérdida por friccion
En los miembros postesados, por lo general los tendones se anclan en un extremo y se
estiran mediante gatos desde el otro. A medida en que el acero se desliza a través del ducto,
se desarrolla la fuerza friccionante, con el resultado de que la tension en el extremo anclado

es menor que la tension en el gato.
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La pérdida total por friccion es la suma de la friccion por deformacion no intencional del
ducto, y la friccion debida a la curvatura intencional del ducto.

Cuadro 3.2.9.1.5.5.1.-1. Coeficientes de friccion para tendones de postensado.

Tipo de acero Tipo de vaina K I
Alambres o Vaina rigida y semirrigida de metal 6.6 <107 | 0.15-0.25
cables galvanizado

Polietileno 6.6 < 107 0.23
Desviadores de tuberia de acero 6.6 < 107 0.25
rigida para tendones externos
Barras de alta | Vaina de metal galvanizado 6.6 <107 0.30
resistencia

Fuente: Tabla 5.9.5.2.2b-1, AASHTO LRFD - 2004.
La pérdida de Presforzado por friccion se calcula mediante la formula:
P, = P,e(dhtna)
De acuerdo con el codigo ACI, si kl, + pa < 0.3 se puede calcular la pérdida mediante la
aproximacion de:
APy, = Py(1 + KIx + po) ™t
Y la pérdida de esfuerzo debido a la friccion por curvatura se encuentra dividiendo la perdida

de preesforzado entre el Area del Tendon, se obtiene:

P.
Ay = fi(1 — e~ ®Ixtpay o £ = l

Aacero.total

Donde:
Pi = Fuerza de Pre esforzado inicial
a = cambio angular del tendon desde el extremo del gato hasta en punto “x” (rad.).
K = Coeficiente de friccion ante desviaciones accidentales.
p = Coeficiente de friccion entre tordn y vaina.
Ix = Distancia al lugar donde se desea encontrar la pérdida en este caso a centro luz.
» Pérdida por deslizamiento de anclajes (Acufiamiento)
En los miembros postesados, cuando se libera la fuerza del gato, la tension del acero se
transfiere al concreto mediante anclajes de uno u otro tipo. Existe inevitablemente una
pequefia cantidad de deslizamiento en los anclajes después de la transferencia, en medida de
que las cufias se acomodan dentro de los tendones, o a medida de que se deforma el

dispositivo de anclaje.
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La pérdida por acufiamiento se calcula mediante la siguiente formula:

2xEs* AL
Afyp = ———— — 2 x Afy,
X
Donde:
_ |Es*xALxL/2
x= Af,,
Doénde:

AL = Penetracion de cufias (recomendado por el sistema de pretensado elegido).
x = Distancia de acufiamiento (mm).
Es = Modulo de elasticidad del acero.

» Pérdida por acortamiento elastico
Cuando la fuerza pretensora se transfiere a un miembro, existird un acortamiento eléstico en
el concreto a medida en que éste se comprime. En miembros pretensados, en los cuales el
tenddn se encuentra adherido al concreto en el momento de la transferencia, el cambio en la
deformacion del acero en el mismo que el de la deformacion de compresion del concreto al
nivel del centroide del acero. Para miembros postesados en los que se tesa todos los tendones
al mismo tiempo existe una compensacion automatica para las perdidas por acortamiento
elastico.

La pérdida por acortamiento eléstico se calcula mediante la siguiente formula:

N — 1\ Es P, e, Mye,
Moo= (g =g 1)+ T

Doénde:

Ec = Modulo de elasticidad del concreto.

Es = Modulo de elasticidad del acero.

fcgp = Sumatoria de las tensiones del hormigon en el centro de gravedad de los tendones de
pretensado debidas a la fuerza de pretensado despues del tesado y al peso propio del elemento
en las secciones de maximo momento.

Mo = Momento debido al peso propio del miembro.

Ac = Area de la seccion de concreto.

eo = Excentricidad del centroide del acero con respecto al centroide del concreto.

ro = Radio de giro de la seccidn de concreto.
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lo = Momento de inercia de la seccion de concreto.
3.2.9.1.5.5.2. Pérdidas Diferidas
Las pérdidas diferidas son:
» Pérdida por fluencia lenta del hormigoén, contraccion del hormigon y relajacion
del acero.
Para vigas |.

f‘c_4‘1

CR+SH+R=230[1—0.15 11

]+41*PPR—41

Donde:
PPR = 1 por ser pretensado total.
Para cables de baja relajacion se debe reducir en 41 N/mm?, en el caso de vigas de seccion
rectangular, losas macizas y vigas I.
3.2.9.1.5.6. Disefio a Cortante
Cortante que resiste el concreto (\Vc)
En elementos preesforzados se presentan dos tipos de agrietamiento inclinado:
» Agrietamiento por cortante a flexion (Vi)
La fisura de cortante por flexion se desarrolla cuando el esfuerzo combinado de cortante y
traccion excede la resistencia a traccion del concreto. Son comunes en vigas con fuerzas de
preesfuerzo relativamente bajas.

Se puede estimar el cortante de agrietamiento por cortante a flexion por la siguiente formula:

\ virL. :
—sz;cbwdp+Vd+ Mere N e}y 4

Ve =
“ Mmax 7

Donde:

V; = Fuerza cortante en la seccién debido a la carga muerta no mayorada.

V; = Fuerza cortante mayorada en la seccidn, debido a cargas aplicadas externamente que se
presentan simultaneamente con M4,

M0 = Maximo momento mayorado en la seccion debido a las cargas aplicadas
externamente.

M., = Momento que produce fisuracion por flexion en la seccion debido a cargas aplicadas
externamente.

» Agrietamiento por cortante en el alma (Vcw)
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Se desarrolla cuando los esfuerzos principales de traccion exceden la resistencia a traccion

del concreto, se presentan a menudo en vigas de almas delgadas sometidas a altas fuerzas de

preesfuerzo.

Se puede estimar el cortante de agrietamiento por cortante en el alma por la siguiente formula:
Vew = 0'3(\/ﬁ + fpc)bwdp +h

Donde:

fpc = Esfuerzo de compresion en el concreto después de que han ocurrido todas las pérdidas

de preesforzado, en el centroide de la seccidn transversal que resiste las cargas aplicadas

externamente, o en la union del alma y el ala cuando el centroide esté localizado dentro del

ala.

V, = Componente vertical de la fuerza efectiva de preesforzado (contracortante).

3.2.9.15.7. Armadura Longitudinal

La armadura longitudinal o pasiva, es la armadura que puede ser colocada por necesidad o

constructivamente en la pieza.

Se puede calcular mediante la siguiente formula:
085*f'.*xaxb

ASt: f

ps

1z f

fos = fou 1—Bi<pp ;1:+—(W W))

B Aps . _ As
Pe=psdp ' PTh«d
fy .y
w=—_" ) w ==
P Fer

Como el valor de la armadura longitudinal a compresion es baja se desprecia 'y w™=0:

fps = fpu 1- L2 (pp ?u (W)>

3.2.9.1.6. Diafragmas
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Son vigas transversales a las vigas principales y sirven para su arriostramiento. En algunos
casos pasan a ser vigas secundarias cuando van destinadas a transmitir cargas del tablero a
las vigas principales.
Siempre son indicadas para distribuir las cargas, cuando existan mas de dos vigas principales.
El mejor efecto se obtiene con una viga transversal a “L/2”, pero dos vigas transversales en
“L/3” son aproximadamente equivalentes.
3.2.9.2. Aparatos de apoyo
Sirven para transmitir a la infraestructura las reacciones verticales y horizontales producidas
por las diferentes acciones y solicitaciones. Debiendo responder lo mas fielmente posible a
las condiciones de vinculacién establecidas en las hipétesis de célculo.
Pueden clasificarse de la siguiente manera:

» Fijos que permiten rotacion pero no desplazamiento.

» Moviles que permiten desplazamiento y rotacion.

» Mixtos, constituidos por apoyos de goma llamados de neopreno y los mas modernos

denominados de neoflon de gran aplicacion en la actualidad.

3.2.9.2.1. Aparatos de apoyo de neopreno
Denominados también elastoméricos, estan constituidos por placas de goma dura
intercaladas con planchas metélicas delgadas que dan como resultado apoyos que no son del
todo mdviles ni del todo fijos, tienen la ventaja de funcionar como fijos con relacion a las
deformaciones horizontales y como mdviles con respecto a las deformaciones restantes.
Para su disefio se puede seguir el siguiente procedimiento:

Predimensionamiento.

< 10 MPa

Bnm =

> =2

Donde:

A = Superficie tedrica de contacto entre placas (m2).

N = Carga vertical maxima en estado de servicio.

Bnm = Fatiga maxima admisible en compresion para el neopreno (10 Mpa).

N

A=
Bnm

Un primer valor de la menor dimension estara dado por:
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a=+vA
Se adopta un valor del espesor unitario “e” de las placas de neopreno de modo que satisfaga

la condicion:
a
12<-<22
e
Se puede establecer la fatiga maxima admisible con la siguiente expresion:
a
Bn < 0.6 % A < 13.2 Mpa

Area requerida:

A _ N
req. — E
Dimension “b” de la placa:
o _Areq
a
Cuidando que se cumplaa<b
La fatiga media en el aparato de apoyo sera:
N
B = axb
Se calcula la distorsidn cuya expresion es:
H
= avb+G

Doénde:

H = Carga horizontal méxima debido a esfuerzos instantaneos (Frenado, viento, etc).

Por distorsion se deben cumplir las siguientes limitaciones: Si H corresponde a influencias
permanentes (retraccion, deformacion lenta, etc.) la distorsion no debera ser mayor que 0,7.
Si H corresponde a esfuerzos instantaneos (frenado, viento, etc.) la limitacion es que la
distorsion no sera mayor que 1.2.

G = Modulo de elasticidad transversal del neopreno, que varia entre 0,8 - 1 Mpa.

i = Distorsion debida a frenado, viento, etc (debe ser <1.2)

La deformacion horizontal maxima “d” se la establece por las condiciones estaticas de la

superestructura.

Altura total de las placas de neopreno:
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Debiéndose redondear para que se cumpla:

h=nxe
La rotacion de la placa es:
e 3
Q=3.3*(5) * By

Siendo la rotacion maxima para todo el apoyo de:
Qpax =N *Q
El coeficiente de rozamiento entre la cara de la viga y la superficie del neopreno debe ser tal

que:

H<O4
N .

Verificacion de deformacion vertical del neopreno (compresibilidad).
2

En=¢*Gx (g)
Dénde:
E,, = Mddulo de elasticidad del neopreno
¢ = Coeficiente que varia segin la forma del apoyo, rectangular “0.75”, para placas
cuadradas “0.5”.

Tensidn a traccion de las planchas de acero que van intercaladas entre las placas de neopreno.
e
Bs = 0.75 * 3 * B, < 140 Mpa

Donde:

s = Espesor de una de las placas de acero.

Bs = Fatiga de traccion en la placa de acero.

3.2.9.3. Infraestructura (Cimentaciones)

3.2.9.3.1. Estribos

A diferencia de las pilas los estribos reciben ademas de la superestructura el empuje de las
tierras de los terraplenes de acceso al puente, en consecuencia trabajan también como muros
de contencion.

Estan constituidos por el coronamiento, la elevacion y su fundacion con la caracteristica de

que llevan aleros tanto aguas arriba como abajo, para proteger el terraplén de acceso.
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Al disefiar muros de retencion, se debe suponer algunas dimensiones, lo que se llama
proporcionamiento o dimensionamiento, o que nos permite revisar las secciones de prueba
por estabilidad.

Figura 3.2.9.3.1.-1. Componentes de un Estribo.

Capa de rodadura

I T
Aparato de |* \ Losa de aproximacion

i
apoyo ], Pantalla superior
Asiento del-” N+
puente .
Cuerpo, Pantalla, [ | “' \lespaldo
Alma, Vastago—":" . , Material Filtro
|7 Geotextil
N I.P/T.Jbo de drenaje
: Talon

+ 'n'>
PP
F, ¥

Base de la zapata

Fuente: Apoyo didactico en la asignatura de puentes (Cochabamba-Bolivia).
3.2.9.3.1.1. Tipos de estribos
La variedad de tipos de estribos es muy amplia por lo cual se los puede dividir de diferentes
maneras:
Estribo tipo gravedad.- Se construyen con concreto simple o con mamposteria. Dependen
de su peso propio y de cualquier suelo que descanse sobre la mamposteria para su estabilidad,
apenas se coloca cuantia nominal de acero cerca de las caras expuestas para evitar fisuracion
superficial provocada por los cambios de temperatura.

Figura 3.2.9.3.1.1.-1. Estribo Tipo Gravedad.

) ,“
| B [\
L ! | \\
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@ \
Cuerpo, Pantalla, |« 4 Cuerpa, Pantalla, [ .4,
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Muro de gravedad Muro de gravedad de
de hormigon simple hormigon armado

Fuente: Apoyo didactico en la asignatura de puentes (Cochabamba-Bolivia).
Estribo tipo semigravedad en voladizo.- Este estribo también conocido como estribo tipo

pantalla consiste en una alma, cuerpo o vastago de hormigon y una losa base de hormigén,
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siendo ambos elementos relativamente esbeltos y totalmente armados para resistir los
momentos y cortantes a los cuales estan sujetos. Estos estribos pueden tener alas o aleros
para retener el terraplén de la carretera. En la Figura, podemos observar un estribo con las

alas perpendiculares al asiento del puente, este es conocido como estribo U.
Figura 3.2.9.3.1.1.-2. Estribo Semigravedad en Voladizo.
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Muro de semigravedad de
hormigon armado tipo pantalla
Estribo con aleros Estribo U

Fuente: Apoyo didactico en la asignatura de puentes (Cochabamba-Bolivia).
Estribo con contrafuertes.- Este estribo consiste en una delgada losa de hormigon
(generalmente vertical) que sirve como paramento , soportada del lado interno mediante losas
o contrafuertes verticales que forman angulos rectos respecto del paramento. Tanto el
paramento como los contrafuertes estan conectados a una losa de base, y el espacio por
encima de la losa de base y entre los contrafuertes se rellena con suelo. Todas las losas estan

totalmente armadas.
Figura 3.2.9.3.1.1.-3. Estribo con Contrafuertes.

Contrafuertes p—

Cuerpo, Pantalla, ." \\
Alma, Vastago ] \

— L=
Muro de semigravedad con
contrafuertes de hormigon armado

Fuente: Apoyo didactico en la asignatura de puentes (Cochabamba-Bolivia).
Estribo de caballete sobre pilotes con aleros cortos.- En este estribo los asientos del puente

se apoyan sobre una viga la cual es soportada por una fila de pilotes.

Figura 3.2.9.3.1.1.-4. Estribo de Caballete.
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Fuente: Apoyo didactico en la asignatura de puentes (Cochabamba-Bolivia).
3.2.9.3.1.2. Seleccion del estribo
El procedimiento para seleccionar el tipo mas apropiado de estribo se puede basar en las
siguientes consideraciones:
. Costo de construccion y mantenimiento.
. Situacion del movimiento de tierra, corte o relleno.
. Trafico durante la construccion.
. Periodo de construccidn.
. Seguridad de los trabajadores.
. Disponibilidad del costo del material de relleno.
. Profundidad de la superestructura.
. Medidas del estribo.

© 0O N oo o A W N P

. Area de excavacion.

10. Estética con las estructuras adyacentes.

11. Experiencias previas con el tipo de estribo.

3.2.9.3.1.3. Requisitos de disefio para estribos

Modos de falla para estribos.- los estribos estan sujetos a varios estados limites o tipos de
falla como es ilustrado en la Figura 7.7, la falla puede ocurrir dentro el suelo o en los
elementos estructurales. La falla por deslizamiento ocurre cuando la presion lateral de tierra
ejercida sobre el estribo excede la capacidad de friccion de la fundacion. Si la presion de
apoyo es mayor que la presion del suelo, entonces ocurre una falla por capacidad de apoyo
en la base, la falla por cortante ocurre en suelos arcillosos. La falla estructural también debe
ser revisada

Figura 3.2.9.3.1.3.-1. Falla del Estribo.
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Fuente: Apoyo didactico en la asignatura de puentes (Cochabamba-Bolivia).
3.2.9.3.1.4. Procedimientos de disefio para estribos.
Paso 1.- Seleccionar las dimensiones del muro.
Paso 2.- Determinar las cargas y las presiones de tierra.
Paso 3.- Calcular las fuerzas de reaccion en la base
Paso 4.- Revisar los criterios de seguridad y estabilidad.

a) Ubicacion de la componente normal de la reaccién
La localizaciéon de la resultante en la base (revision al volteo o vuelco), se determina

equilibrando los momentos. El criterio para la localizacidn de la resultante es que ésta deba
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caer dentro el medio central de la base para fundaciones en suelo, y dentro los tres cuartos
centrales de la base para fundaciones en roca. Este criterio reemplaza la revision de la relacion

de momentos estabilizantes sobre momentos de vuelco.
B ., 3B .,
e < " Para fundacion en suelo e < 5 Para fundacién en roca

Donde:
e = excentricidad de la resultante, con respecto a la linea central de la base.
B = base de la fundacion.
b) Capacidad de apoyo en la base
La seguridad del estribo frente a la falla por capacidad de carga en la base se obtiene
aplicando los factores de resistencia a la capacidad de apoyo Ultima.
e Si el muro es soportado por una fundacion en suelo:
La tension vertical se deberé calcular suponiendo una presién uniformemente distribuida
sobre el area de una base efectiva como se ilustra en la Figura 7.9a.

La tension vertical se debera calcular de la siguiente manera:

v

% =B 2e

Donde:

> V = Sumatoria de fuerzas verticales

e Si el muro es soportado por una fundacion en roca:

La tension vertical se debera calcular suponiendo una presion distribuida linealmente

sobre el area de una base efectiva como se ilustra en Figura 7.9b. si la resultante cae

dentro del tercio central de la base:

Oymax =

Oymin

Si la resultante cae fuera del tercio central de la base:

2%
Tvmax = 31(B/2) — €]
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Oymin = 0
¢) Seguridad frente al deslizamiento
La seguridad frente al deslizamiento (falla por resbalamiento).
La resistencia mayorada se tomara como:
Qr = 0Q, = 0,0,
Donde:
@, = factor de resistencia para la resistencia al corte entre el suelo y la fundacion especificado
en la Tabla
Q,- = resistencia nominal al corte entre el suelo y la fundacion (N)
Si el suelo debajo de la zapata es no cohesivo:
Q, =Vtand
Para lo cual:
tand = tan® para hormigon colocado contra suelo
tand = 0.8tan@, para zapatas de hormigon prefabricado
Donde:
@, = angulo de friccion interna del suelo (°)
V = esfuerzo vertical total (N)
Para zapatas apoyadas sobre arcilla la resistencia al resbalamiento se puede tomar como la
cohesion de la arcilla.
Paso 5.- Revisar las dimensiones del muro y repetir los pasos 2-4 hasta satisfacer el criterio
de estabilidad.
a) Asentamiento dentro los limites tolerables
b) Seguridad frente a la falla por cortante profunda.

Paso 6.- Si las dimensiones no llegan a ser razonables, se debe considerar el uso de pilotes.

CAPITULO IV: DISENO ESTRUCTURAL

4.1. Reglamentos y Normas Base del Proyecto.
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El proyecto adoptard como base para el disefio y calculo, las especificaciones de la Norma
AASHTO para el disefio de puentes por el método LRFD 2004, asi como también las
especificaciones del reglamento ACI 318-2005 para el disefio de los elementos de Hormigon
Armado y Hormigdn Pretensado. Ya que ambos cddigos tienen criterios comunes entre si.
4.2. Materiales.

Los materiales considerados para el puente vehicular-peatonal de vigas de Hormigon
Pretensado con armaduras postesas son el Hormigon Armado con resistencia caracteristica
de f'c = 210 kg/cm?, Hormigdn Pretensado con resistencia caracteristica de f'c = 350 kg/cm?,
aceros de resistencia fy = 4200 kg/cm? y resistencia de los cables para las vigas de hormigén
pretensado de fpu = 18900 kg/cm?.

4.3. Consideraciones generales.

Las caracteristicas geométricas y la forma de la superestructura e infraestructura se definieron
tomando en cuenta las especificaciones de las normas base del proyecto y la funcionalidad
de la estructura.

4.3.1. Longitud.

La longitud del puente se determind en funcion al analisis de alternativas planteadas en el
anterior capitulo, el mismo es de L = 22.50 m. La estructura est4d compuesta de un tramo
simplemente apoyado de 22.00 m de luz entre estribos

4.3.2. Ancho de calzada.

Se adopt6 un ancho de calzada de 7.3 m que corresponde a dos vias de trafico igual, el mismo
permite una velocidad directriz racional con la que los vehiculos no necesitan desacelerar a
su paso por el puente.

4.3.3. Ancho de la Acera.

Se adoptara un ancho de acera de 1,45 m, para que puedan transitar dos personas

comodamente, con una altura de losa de 15 cm y una altura de bordillo de 45 cm.

Figura 4.3.3.-1 Espacio necesario para transito de personas.
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DIMENSIONES Y ESPACIO NECESARIO

para personas en movimiento

) B
* N

$0.374 062~ b 0,87 ed

Fuente: Arte de Proyectar en Arquitectura, Ernst Neufert.
4.3.4. Accesos.
Los accesos del puente son de mucha importancia, ya que los mismos
determinaran la funcionalidad de la estructura. Se dispuso de accesos que permiten la
circulacién de vehiculos y peatones a través del puente. Ya que se trata de un puente urbano
los mismos tienen una pendiente maxima del 7%, con longitudes que estan condicionadas
por la altura de rasante de la calzada del puente.
Ambos accesos estan dispuestos de manera que dan a la estructura la forma de 'l', permitiendo
que los peatones puedan acceder facilmente a la pasarela desde dos direcciones y descender
de la misma con facilidad.
4.3.5. Determinacién del nimero y la separacion de las vigas.
Debido a que la norma AASHTO LRFD no especifica claramente la separacion entre vigas
de las secciones habituales, salvo el cumplimiento del rango de aplicabilidad de los factores
de distribucion de momento y corte que involucran la geometria del puente. Se realizé un
analisis estatico para la determinacion de la separacion de los nervios utilizando los factores
de carga presentados en el libro de puentes de H. Belmonte.
Para el disefio de las losas, actuantes las cargas se distribuyen en lo que se llama ancho de
distribucion, para considerar esta influencia se tiene para las vigas interiores las denominadas

fracciones de carga, que son coeficientes en funcion de la separacion “S” entre ejes de vigas.

Cuadro 4.3.5.-1. Fraccion de carga para vigas interiores.
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Dos o méds Fajuﬁ

!

CLASES DE PISO LG
Tréfico de Trafico
Madera
Tablones 0820 - s 0875 * s
Tablas de canto de 0.10 m. 0730 * s 0820 °* s
Tablas de canto > = 0.15m 0656 * s 0172, .} s
Sis> 15m, Sis>2 m
ver nota 1. ver nota 1.
= ——
Hormigén Armado |
Sobre Vigas | de acero o de ‘ '
hormigén prefabricado. 0.469 * s 0596 ° s
Si s> 3.05m. Si s> 426 m.
ver nota 1. ver nota 1.
Sobre Vigas T de hormigén 0505 * s 0547 * s
Si s> 183 m Si s> 3.05 m
ver nota 1. ver nota 1,
Vigas de seccién cajén 0410 s 0469 * s
Si s> 36m Si s> 49 m.
ver nota 2. ver nota 2.
Sobre vigas de madera 0547 * s 0.656  * s
Si s> 1.83 m Sl s> 3.05 m
ver nota 1. ver nota 1.
Parrilla metalica 0730 * s 0820 * s
Espesor menor a 0.1 m, 0547 °* s 0.656 H s
Espesor de 0.1 m. 6 més Sis> 18 m | Sl s> 32m
ver nota 1. ver nota 1.

Fuente: Puentes, Hugo E. Belmonte Gonzales.

fe =1fi =0.596 %S

Para las vigas exteriores se asume que la losa actla simplemente apoyada sobre la viga

inmediata interior, y se debe ubicar el camién tipo a una distancia de 0,6 m del bordillo y se

aplican cargas unitarias a las ruedas, la fraccion de carga sera la reaccion isostatica en el

apoyo exterior.

P
0.50m 1.20m
W u
£ )
a 1 N
T ;
fe

ZMU=fe*S—1(a+S—O.60)—1(a+S—0.6O—1.80)
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2+x(s+a—24)+1.8
- s
2a+ 25 =7.30
Remplazando las formulas y resolviendo las ecuaciones tenemos que:

S=265m;a=1.00m

fe

Por lo tanto:
fi = 1.6226
fe = 1.6226
Fraccion de carga por rueda:
fc = 1'62226 => fc = 0.81

Rango de aplicabilidad de los factores de distribucién de momento para la viga exterior:
—300 < de <1700

Es decir que el vuelo maximo que permite para la viga exterior es la mitad de la separacion
entre nervios interiores. Dando cumplimiento a las restricciones descritas se determiné la
siguiente separacion entre vigas y vuelo.

S=2.65m;a=1.00m
4.4. Estudios de Ingenieria Basica.
4.4.1. Estudio hidroldgico e hidraulico
Se determind a través del estudio hidroldgico que el caudal méximo esperado en la quebrada
Verdum en la seccion analizada es de Q,,,4, = 26,542 m®/s, provocando el mismo un tirante
maximo de y,,,, = 70 cm Yy una socavacion aproximada a 1 m, estos resultados se plasman
en los calculos realizados en el “Anexo C”.
4.4.2. Estudio de Topografia.
Se realizd un levantamiento topografico con estacion total con el fin de corroborar los datos
obtenidos de la Honorable Alcaldia Municipal, llegando a la conclusion de que a pesar de
que la topografia tuvo un cambio, el mismo no es significativo, por lo que se trabajo con

ambos datos topograficos, en el anexo “A” se incluyen los datos obtenidos en campo.
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4.4.3. Estudio de Suelos

Ya que no se cont6 con un presupuesto amplio para realizar el proyecto, se realizé un estudio
de suelos superficial, utilizando equipos de laboratorio de la Universidad (SPT a una
profundidad de 5 m.), con lo que se encontro el valor de la capacidad portante del suelo en
dos puntos, los mismos simbolizan el principio y el fin del puente. Estos resultados se
encuentran en el anexo “B”.

Cuadro 4.4.3.-1. Capacidad Portante en el Suelo de Fundacion.

No de | Resistencia Clasificacion de suelo
Pozo (kg/cm?)
Pozo 1 2,80 SUCS: SW

AASHTO: A-1b(0)

Arenas bien graduadas con

grava.

Pozo 2 3,16 SUCS: SW
AASHTO: A-1a(0)

Arenas bien graduadas con

grava.

4.5. Disefio Estructural

4.5.1. Superestructura

4.5.1.1. Baranda para peatones

Las barandas se disefiaron y calcularon en base a lo especificado en el apartado 13.8
y 13.9 del codigo AASHTO LRFD-2004 donde se establecen las especificaciones para
sobrecargas de disefio y condiciones geométricas para las barandas de puentes
vehiculares, se considero los postes de hormigon armado y pasamanos de tubo galvanizado
de 2 pulg. de diametro.

Se considero la altura minima de 1060 mm, a partir de la cara superior de la acera.
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Figura 4.5.1.1.-1. Dimensiones del Poste y Pasamanos.

0.14

4.5.1.1.1. Disefio de los pasamanos de Hormigon Armado
Cuadro 4.5.1.1.1.-1. Propiedades del Tubo Galvanizado.

Longitud de calculo | Lc [ 2,00 | m

@ nominal @n | 2,00 | plg
@ exterior @e | 6,03| cm
@ interior @i | 525| cm
Area A |6,91| cm?

Modulo resistente w | 9.18 | cm?

Peso P | 544 | kg/m

4.5.1.1.1.1. Cargas actuantes en los pasamanos.
La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se debera tomar como 0,73 N/mm,
tanto transversal como verticalmente, actuando en forma simultanea. Ademas, cada elemento

longitudinal debera estar disefiado para una carga concentrada de 890 N, la cual debera actuar
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simultaneamente con las cargas previamente mencionadas en cualquier punto y en cualquier
direccion en la parte superior del elemento longitudinal (NORMA AASHTO 2004 seccion
13).

Carga Muerta debido al peso propio
Qpp =544 kg/m

_ Qpp*L _ 5.44x2

Vpp = = => 1, = 252 = 544 kg

__ 5.44x27

wI2
My =222 => My, =222 = 272 kg +m

Carga viva:
Carga viva debido a la carga peatonal concentrada
QLLl = 8900 Kg

9
VLLl = % => VLLl - 7 => VLLl = 44‘50 Kg
Qur1* L 89 x 2
My, = 2 => My, = 2 => M;;; =4450Kg *m

Carga viva debido a la carga peatonal distribuida
QLLZ = 7300 Kg/m

Qurz * L 73 % 2
VLLZ = T => VLLZ = T => VLLZ = 7300 kg
* L2 73 % 22
MLL2 =QL%= MLLZ = 8 = 3650 kg*m

Figura 4.5.1.1.1.1.-1. Disposicion de las fuerzas en el tubo de acero galvanizado.

Wiwa+iuz Mia+iez

452 452

Wz - . Muez

VLL=\/(VLL2)2 + (VLLI + I/LLZ)2
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MypN (My12)? + (Mypy + My,)?

M;;, =88.84kgx*m

4.5.1.1.1.2. Momento de disefio para los pasamanos

Donde:

DC = Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
LS = Sobrecarga viva

Combinacién de Cargas

Resistencia |

Mu =125*DC + 1.75 % LS

Mu =125« Mcm + 1.75 x Mcv

Mu = 158.88 kg *m

Resistencia 11

No se tomara en cuenta ya que no se especificaron vehiculos de disefio especial por el
propietario.

Resistencia 111

Mu=125«*DC+0=%*LS

Mu =125*Mcm + 0 * Mcv

Mu =340kg*m

Resistencia IV

No se tomaré en cuenta ya que pareciera que la combinacion 1V sera determinante cuando la
relacién entre las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y las solicitaciones
provocadas por las sobrecargas es mayor que alrededor de 7,0 (Norma Aashto 2004).
Resistencia V

Mu =125*DC+ 1.35*LS

Mu = 1.25* Mcm + 1.35 x Mcv

Mu = 12334 kg *m

Servicio |

Mu=1+«xDC+1%*LS

Mu=1+«xMcm+1x*Mcv

Mu =91.56 kg *m

Utilizamos el momento més desfavorable de todas las combinaciones de carga:
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Este caso nos da el momento de la resistencia |
Mu = 158.88 kg * m : 15888.00 kg * cm

4.5.1.1.1.3. Cortante de disefio para los pasamanos

Combinacién de cargas para el cortante actuando en forma vertical

Donde:

DC= Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales.

LS= Sobrecarga viva.

Resistencia |

Vu=125«*DC+ 1.75* LS

Vu=125«Vem + 1.75* Vcv

Vu = 248.88 kg

Resistencia 11

No se tomara en cuenta ya que no se especificaron vehiculos de disefio especial por el
propietario.

Resistencia I11

Vu=125*DC+0x*LS

Vu=125«*Mcm+ 0 * Mcv

Vu = 6.80 kg

Resistencia IV

No se tomara en cuenta ya que pareciera que la combinacion 1V sera determinante cuando la
relacién entre las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y las solicitaciones
provocadas por las sobrecargas es mayor que alrededor de 7,0 (Norma Aashto 2004).
Resistencia V

Vu=125+«*DC+ 1.35%*LS

Vu=125*Mcm + 1.35 x Mcv

Vu=193.55kg

Servicio |

Vu=1+«DC+1+%LS
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Vu=1«xMcm+ 1 Mcv
Vu=143.77 kg

Utilizamos el cortante maximo de todas las combinaciones de carga:

En este caso nos da el cortante de la resistencia | Vu = 248.88 kg
Verificacion
Mu 17161.00
o= =>0=— e =>0 = 1730.69 kg/cm?
Ogdm = O

2800 kg/cm? = 1730.69 kg/cm? OK!!
4.5.1.1.2. Disefio del poste
4.5.1.1.2.1. Cargas actuantes en el poste.

Los postes de las barandas para peatones se deben disefiar para una sobre carga concentrada

de disefio aplicada transversalmente en el centro de gravedad del elemento estructural

superior o bien, en el caso de las barandas cuya altura total es mayor que 1500 mm, en un

punto ubicado 1500 mm por encima de la superficie superior de la acera. El valor de la

sobrecarga concentrada de disefio para los postes, PLt, en “N”, se debera tomar como:

P, =890+ 0.73 L
Donde L es la separacion entre postes (2000 mm)

Figura 4.5.1.1.2.1.-1. Diagrama de cuerpo libre de la carga exterior aplicada al poste.

N

P=890+0.73*L

1.060m
0.970m
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Para encontrar el momento maximo por carga muerta y viva se realiza una sumatoria de

momentos en el punto “A”.

Cortante por carga muerta

Wpp = 10.88 x5 = 54.40 kg
VFl = 540 kg
1.06m kg
Vi = (0.06m * * 0.15m = 2400 ﬁ) = 11.45 kg

Ves = ((0.14m * 1.06m — 5 + 0.0028) * 0.15m * 2400 kg/m?) = 48.28 kg
Cortante total por carga muerta:

Vem = Vi1 + Viz + Vs +

V., = 119.53 kg

Momento para carga muerta:

ZMA=0

Figura 4.5.1.1.2.1.-2. Cargas de Peso Propio del Poste.

0.15m
-—=

Y \y —
o

l 1.06 m

lF1 0.10 m. &
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M,, = 54.40 «0.07 = 3.81 kg *m

Mg, =3.60*0.15m =081 kg *m
0.06
Mg, = 11.45 * (O.l4m + T) =183kg*m

Mps = 48.38 % 0.07m = 3.38 kg * m
Momento total por carga muerta:

Mcm = Mpy + Mpy + Mpz + My,
M., =9.83kg*m

Cortante por la accion de la carga viva:
kg
V., =89 kg + 73? * 2m = 235.00 kg

Calculo del momento por carga viva:

M., = 235%0.97 m = 22795 kg *m

4.5.1.1.2.2. Momento de disefio para el poste
Combinacién de cargas

Sélo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.
Mu=125xDC+ 1.75* LS

Mu =125« Mcm + 1.75 x Mcv

Mu = 411.20 kg * m => M,, = 41120.00 kg * cm

Calculo de la armadura de flexion de los postes.

Datos:
Mu= 41120.00 kg*cm
b= 18 cm
h= 14 cm
d= 11,5 cm
fc= 210 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm2
Q= 0,9
€c= 0,003 cm

Es= 2050000 kg/cm2

Altura de compresiones:



—dl1- 1 cx tu
“= 0.85% ¢ * fic*xbxd?

a=135cm

Armadura necesaria:
_085«fcxbxa
fy

As

As = 1.00 cm?

Armadura minima:

14
Asminzﬁ*b*d

ASpin = 0.67 cm?
Se elige la mayor armadura entre la armadura normal y la armadura minima de la pieza:
As = 1.00 cm?
Se colocaran 2 barras de ¢ 8 mm, teniendo un area de acero de As = 1.01 cm2.
4.5.1.1.2.3. Disefio a Corte de los postes
Cortante de disefio para el poste
Combinacién de cargas
Sélo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.
Vu=125«*DC+ 1.75* LS
Vu=125«Vem + 1.75* Vcv
Vu=411.25kg
Calculo de la armadura de corte para los postes
Segun el codigo ACI el disefio de secciones transversales sujetas a esfuerzos cortantes debe
cumplir:
Vu<@*Vn
Donde:
Vu= Fuerza cortante Factorizada en la seccion
Vn= Resistencia Nominal al Cortante.
Vn=Vc+Vs
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Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el concreto

Ve=053*/fc*xbxd
Vc = 1545.69 kg

. V . , .
SivVu<9 f no necesita armadura de corte entonces solo se coloca armadura minima.

411.25 < 695.56

Por lo tanto se colocard armadura minima:

bw s
Apmin = 0.2 % /f ¢ * 2

Adoptando un espaciamiento s = 20 cm tenemos:
Apin = 0.32 cm?
Se colocara 1 barra de ¢6 mm ¢/ 20 cm, con un area de acero de As = 0.57 cm?

Cuadro 4.5.1.1.-1. Resumen de Armaduras en el Poste.

Postes Armadura

Armadura Longitudinal | 2 barras @ 8 mm c/poste

Armadura Transversal | Barras de @ 6 mm c¢/20 cm

4.5.1.2. Acera Peatonal
Figura 4.5.1.2.-1. Dimensiones y Cargas en la Acera Peatonal
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T
1.06m | 1750 kg

4 2
' l 0.30m
l

1.35m |

TV T T I LT 1360 kg/m2
015m [ |« < F o,
1

|
T-_
o

| 125m 10.20m,
1 T 1

4.5.1.2.1. Cargas actuantes en la acera
Carga Muerta en la acera

Carga distribuida debido al peso propio de la acera peatonal, al poste y a los pasamanos.

Cargas Vivas en la acera

Camion de disefio

Se tomaré la carga de una de las ruedas del camiédn de disefio HL-93, para el caso extremo
en el que el mismo se suba a la acera, esta carga actuara a 0,30 m del comienzo del pasamanos
y es una carga puntual de 1750 kg (Aashto 2004-seccion 3).

Carga Peatonal

Carga distribuida debido a los peatones, se tomara 3.6*10°MPa = 360 kg/m? (AASHTO
2004-seccion 3).

4.5.1.2.2. Ancho de faja de la acera

Fajas equivalentes en voladizo, si laarmadura principal se encuentra perpendicular al trafico.
E =1140+0.833 % X

E =1140+4+0.833x850=>E =185m
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4.5.1.2.3. Disefio a Flexion de la acera
Calculo de Momentos por carga muerta:

z MB =0
Peso propio de los pasamanos:
Mp, = 54.40 = 1.22m = 66.37 kg *m
Peso propio del poste:
Mp, =3.6%13=7.02kg*m
My, = 11.45 % 1.31 = 15.00 kg * m
Mps; = 48.28  1.22m = 5891 kg * m
Peso propio de la acera:
My = 478.80 % 0.67 = 318.40 kg * m
Momento total por carga muerta:
Mem = Mpy + Mgy + Myppy + Myps+Mogpy
M., = 465.69 kg *m

Célculo de Momentos por carga viva:
Se tomaran dos hipotesis de carga, para el calculo de momentos por carga viva:
I.  Momentos s6lo con la sobrecarga peatonal.
Il.  Momentos sélo con una de las ruedas delanteras del camion tipo, sobre la acera.
No se tomaran las dos cargas actuando juntas al mismo tiempo, por que se supone que si el

camion tipo subid a la acera no existiran peatones en el mismo lugar.

ZMB=0

g1z (360 K9 1m +1.332

m?
My, = 5 > = 318.40 kg *m

Hipotesis I:

Combinacién de Cargas

Solo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.

77



Mu =125xDC+ 1.75 LS

Mu =1.25*Mcm + 1.75 « Mcv

Mu = 113932 kg *m
Hipotesis 11:

Mg, =P %X =1750kg * 093 = 1627.50 kg * m

Para volverla momento por metro lineal se divide entre el ancho de faja

1627.50
Meor =185 =

Combinacién de Cargas

Solo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.

=> M., = 880.66 kg *x m/m

Mu =125xDC+ 1.75 x LS

Mu =1.25* Mcm + 1.75 « Mcv

Mu = 2123.27 kg *m

Analizando las dos hipdtesis de carga se llegé a la conclusion de que se debe de trabajar con

la Hipdtesis |1, ya que es el caso méas desfavorable.

Calculo de la Armadura a flexion para la acera peatonal.

Dimensionamiento de la armadura

Datos:
Mu= 212327.00
= 100
= 15
= 12
fc= 210
fy = 4200
Q= 0,9
€c= 0,003
Es= 2050000

Altura de compresiones:

kg*cm
cm
cm
cm
kg/cm2
kg/cm?2

cm

kg/cm2
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—dl1- 1 cx tu
“= 0.85% ¢ * fic*xbxd?

a=116cm

Armadura necesaria:

085« fcxbxa
- fy

As

As = 4.92 cm?

Armadura minima:
14
Asmm = f_y *bx*d

ASpin = 4.00 cm?
Se elige la mayor armadura entre la armadura normal y la armadura minima de la pieza:

As = 4.92 cm?
Se colocaran 7 barras de ¢ 10mm ¢/20 cm por metro lineal, teniendo un area de acero de As
=5.50 cm?.
4.5.1.2.4. Armadura de distribucion:
En la parte inferior de todas las losas, se dispondra una armadura perpendicular a la armadura
principal para proveer una distribucién lateral de las cargas vivas. La cantidad estd dada como
un porcentaje de la armadura principal requerida para el momento positivo de acuerdo a la
siguiente expresion:

Para armadura principal perpendicular al trafico:

D= 122 ; (maximo 67%)
VLc
Lc = luz de célculo de la losa en metros
D=2 o p=120%
Vv1.50

Por lo tanto tomamos el 67 % para la armadura de distribucion.

As = 5.50 x 0.67 => As = 3.79 cm?
Se colocaran 5 barras de ¢ 10 mm ¢/25 cm, teniendo un 4rea de acero de As = 3.93 cm?.
4.5.1.2.5. Verificacion por cortante para la acera.

Célculo de cortante por carga muerta:
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ZFyzo

Peso propio de los pasamanos:

Wpp, = 54.40 kg

Peso propio del poste:

Vimi = 5.40 kg

Vimz = 11.45 kg

Vims = 48.28 kg

Peso propio de la acera:

Vima = 478.80 kg

Cortante total por carga muerta:

Vem = Vpp + Vinp1 + Vemz + Vemaz +Vimra
Vom = 598.33 kg

Calculo de Cortante por carga viva

Se tomaran las mismas hipétesis que para el disefio a flexion:

I.  Cortante s6lo con la sobrecarga peatonal.

Il.  Cortante sélo con una de las ruedas del camion tipo sobre la acera.

ZFyzO

Hipétesis |
Cortante por carga peatonal

k
Veop = q* L => Vg = 360m—gz* 1m*1.33m = 478.80 kg

Combinacién de cargas

Se tomaré soélo la resistencia | ya que es la mas desfavorable:
Vu=125+«DC+ 1.75* LS

Vu=125*Vem+ 1.75x Vcv

Vu = 1585.81 kg

Hipotesis 11

Cortante por carga de la rueda

Veor = P = 1750 kg

Para volverla cortante por metro lineal se divide entre el ancho de faja
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1750.00
Voor = 185 => V., =946.94 kg/m

Combinacién de cargas

Se tomara sélo la resistencia | ya que es la mas desfavorable:
Vu=125«*DC+ 1.75* LS

Vu=125+«Vem+ 1.75« Vcv

Vu = 2405.07 kg

Tomamos el valor mas desfavorable entre las dos hipotesis y es la hipotesis 11.
Célculo de “Ve¢”

fc= 210 kg/cm?2
b= 100 cm
d= 10 cm

fy 4200 kg/cm2
Ve=053*/fcxbxd
Ve =9216.52 kg
SiVu < ? no necesita armadura de corte entonces solo se coloca armadura minima.
2405.07 < 4147.43 Ok!

Por lo tanto no necesita armadura de corte.

Cuadro 4.5.1.2.-1. Resumen de Armaduras en la Acera Peatonal.

Acera Armadura

Armadura Longitudinal | Barras de @ 10 mm ¢/20 cm

Armadura Transversal | Barras de @ 10 mm ¢/25 cm

4.5.1.3. Bordillo
Figura 4.5.1.3.-1. Dimensiones y Cargas en la Viga de Borde.
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|
| 1750 kg/m

| as i 0.25m
e

4.5.1.3.1. Cargas actuantes en la viga de borde.

Carga Muerta

Carga debida al peso propio de la acera peatonal, del poste, de los pasamanos y de la viga de
borde.

Carga Viva

Se consideraran las mismas cargas que se utilizaron para el disefio de la acera peatonal, y
ademas se tomaréa en cuenta la carga por impacto en el bordillo.

4.5.1.3.2. Ancho de faja para la viga de borde

E =0.833 X+ 1140

E =0.833 %1050 + 1140 =>E =2.01m

4.5.1.3.3. Disefio a Flexion de la viga de borde

Célculo de Momentos por carga muerta:

Z MC=0
Peso propio de los pasamanos:
Mp, = 54.40 x 1.45m = 78.88 kg * m
Peso propio del poste:
Mg, =54 +1.53 =826kg*m
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Mp, = 1145 %154 =17.63 kg *m

Mp; = 48.28 x 1.45 = 70.01 kg * m

Peso propio de la acera:

Mpma = 514.80 % (0.77m) = 393.82 kg * m
Peso propio de la viga de borde:

Mppms = 144 % 0.18 = 25.20 kg * m

Mpme = 6 % 0.03 = 0.20 kg * m

Mgy = 9.6 % 0.025 = 0.24 kg * m

Momento total por carga muerta:

Mcm:ZM

M., = 594.25 kg *m
Calculo de Momentos por carga viva:
Se tomaran dos hipétesis de carga, para el calculo de momentos por carga viva:
I.  Momentos sélo con la sobrecarga peatonal.
Il.  Momentos sélo con la una de las ruedas del camidn tipo sobre la acera.
No se tomaran las dos cargas actuando juntas al mismo tiempo, por que se supone que si el

camion tipo subid a la acera no existiran peatones en el mismo lugar.

ZMC=0

Hipotesis 1:

Mgy = q*A*d=514.80%0.77 = 393.82 kg »m
Combinacién de Cargas

Se tomara soélo la resistencia | ya que es la mas desfavorable:
Mu =125*DC+ 1.75* LS

Mu = 1.25* Mcm + 1.75 x Mcv

Mu = 143199 kg *m

Hipotesis 11:
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M.y =P*X =1750kg * 1.05 = 1837.50 kg * m
Para volverla momento por metro lineal se divide entre el ancho de faja

1837.50
Mcvrl = W => Mcvr =912.07 kg * m/m

Combinacién de Cargas

Se tomara sélo la resistencia | ya que es la mas desfavorable:

Mu=125*DC+ 1.75* LS

Mu =125« Mcm + 1.75 * Mcv

Mu =939.68 kg xm

Analizando las dos hipdtesis de carga se llegé a la conclusion de que se debe de trabajar con
la Hipdtesis | ya que es el caso més desfavorable.

Calculo de la Armadura longitudinal requerida.

Armadura minima.
b
Avmin > 0.2\/f\c5 => Avmin = 0.017c¢m?/cm * 2ramas

3.5%p

Avmin = => Avmin = 0.021c¢m?/cm * 2ramas

Se toma la armadura méas desfavorable 0.021 cm?/cm
Refuerzo transversal requerido por torsion @=45°.
Ao = 0.85 * Aoh => Ao = 581.40cm?

At Tu

< - = = 2
S 2 * (D * Ao * fy * COt@ > At 0.039cm /Cm *x lrama

Refuerzo Longitudinal.

At t
Al = — % Ph fl x cot’Q => Al = 4.38cm?
S fy

Jfc At t
Asmin = 1.33 * /{y *Acp——*Ph*fy

S fy
Al > Asmin OK!!

=> Asmin = 2.25cm?

Se requieren 3 barras de @10 mm.

4.5.1.3.4. Refuerzo total requerido:
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A,y1 Av  2At 5
T T 5 + < => A,;1 = 0.099cm*/cm * 2ramas

Asumiendo barras de @10mm tenemos 4,,, = 1.57cm?.

Espaciamiento por corte.

d
Smax < 5 => Smax = 20.25cm

Av * fy
3.5x%b

Av * fy

O.Z*b*\/ﬁ

= 150.80cm

= 182.10cm

Espaciamiento por torsion.

P
Smax = ? = 14cm

Gobierna el espaciamiento de 20 cm, por lo que tenemos barras de @10mm c¢/20cm.
4.5.1.3.5. Verificacion por cortante para la viga de borde.

Célculo de Cortante por carga viva

Cortante horizontal por la carga de choque de 750 kg/m.

Figura 4.5.1.3.5.-1. Diagrama de corte en la viga de borde.

750 Kg/m 375 kg N
| 1.00m |
\ |
«[ 750 %1
Cev =1 == 375 kg 1.00m 370k
\ |

Cortante de disefio para la viga de borde
Combinacién de cargas
Se tomara sélo la resistencia | ya que es la mas desfavorable:
Vu=125«*DC+ 1.75* LS
Vu=125«*Vem + 1.75* Vcv
Vu = 1648.66 kg
Célculo de “V¢”
fc= 210 kg/cm2
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b= 100 cm
d= 22 cm
fy= 4200 kg/cm2
Ve=053+/fcxbxd
Ve =7776.44 kg
SiVu < ? no necesita armadura de corte entonces solo se coloca armadura minima.
1648.66 kg < 3499.40 kg Ok!!

Por lo tanto no necesita armadura de corte.

Cuadro 4.5.1.3.-1. Resumen de Armaduras en la Viga de Borde.

Bordillo Armadura

Armadura Longitudinal | 3 barras @ 10 mm

Armadura Transversal | Barras de @ 10 mm ¢/20 cm

4.5.1.4. Tablero (Losa)
La losa del puente se disefié para una longitud de 22.00 m, con un ancho que alberga dos
carriles automovilisticos, el mismo es de 7,3 m, la losa cuenta con un espesor de 20 cm y

encima de la misma se dispuso una capa de rodadura de 2 cm de espesor.

45.1.4.1. Diseno de la Losa Exterior.

Figura 4.5.1.4.1.-1. Dimensiones y Cargas en la Losa Exterior.
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4.5.1.4.1.1. Cargas actuantes en la losa exterior

Carga muerta

Carga debida al peso propio de la acera peatonal, el poste, los pasamanos, el bordillo, la capa
de rodadura y la losa exterior.

Carga viva

Sobrecarga peatonal en la vereda de 360 kg/m y una carga puntual debido a una rueda de
camion tipo HL-93 de P = 7250 kg, esta carga actuara a 0,30 m de la cara del bordillo (Norma
Aashto 2004).

4.5.1.4.1.2. Disefio a flexion de la losa exterior.

El dimensionamiento se realizard en funcion de las cargas mostradas en la figura, mas la
carga de impacto que es igual al 33 % del momento maximo por carga vehicular (Norma
Aashto 2004). Para el calculo de momentos se tomara como distancia critica el punto “D”

que se encuentra a 1/3 de la viga de HP®.

Ancho de faja de la losa exterior
E =0.833*X + 1140
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E =0.833%610+ 1140 =>E =1.65m

Calculo de Momentos por carga muerta:

Z MD =0
Peso propio de los pasamanos:
Mp, = 54.40 « 2.36 m = 128.88 kg * m
Peso propio del poste:

Mg, =540 %244 m =13.18kg *m

0.06m

Mg, = 11.45 * ( + 2.42m) = 28.05kg *m

Mgz = 48.38 %236 m =113.95kg *xm
Peso propio de la acera:

Mppma = 532.80 * (1.68) = 892.44 kg * m
Peso propio de la viga de borde:

Mpps = 144.00 * 1.06 = 152.64 kg * m
Mpme = 15 * (0.94) = 14.15kg * m
Mppmy = 24 % (0.94) = 22.44 kg *m

Peso propio de la losa exterior:

Mpmg = (436.80) * 0.46 = 198.74 kg * m

Momento total por carga muerta:

Mcm:ZM

M., = 1563.97 kg *m
Peso de la capa de rodadura
M,,q = 40.04 % 0.46 = 18.22 kg * m

Célculo de momentos por carga viva:

Z MD =0
Momento por carga de la rueda
M., =P+ X =7250kg x0.61 = 442250 kg * m
Para volverla momento por metro lineal se divide entre el ancho de faja

4422.50
My, = T => M., = 2683.44 kg x m/m



Momento por carga peatonal

k
My = 478.80% x1.63m = 778.05 kg * m

La carga de Impacto:
My = 0.33 x 2683.44 => M, = 885.50 kg x m/m
Combinacién de cargas para el disefio a flexion de la losa exterior:
Se tomaré sélo la resistencia | ya que es la mas desfavorable:
Mu = 1.25% DC + 1.5 * DW + 1.75 * (LL + PL + IM)
Mu = 1.25 % Mgy + 1.5 % Myoq + 1.75 % (Mg + My + M)
Mu = 8266.22 kg *m
Célculo de la armadura de flexidn para la losa exterior:
Dimensionamiento de la armadura
Datos:

Mu = 826622.00 kg*cm

= 100 cm

= 20 cm

= 17 cm
fc= 210 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm2
Q= 0,9
€c= 0,003 cm

Es= 2050000 kg/cm2

Altura de compresiones:

_dl1 1 2*x Mu
@= 0.85* ¢ * f'c* b *d?

a=324cm

Armadura necesaria:

_085+fcxbxa
fy
As = 13.77 cm?

As

Armadura minima:
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14
Asminzf_y*b*d

ASpin = 5.83 cm?

Se elige la mayor armadura entre la armadura normal y la armadura minima de la pieza:

As = 13.77 cm?

Se colocaran 13 barras de ¢ 12mm ¢/9 cm, teniendo un area de acero de As = 14.70 cm?.

4.5.1.4.1.3. Armadura de distribucion:
Para armadura principal perpendicular al trafico:

D = 122 ; (maximo 67%)
VLc
Lc = Luz de calculo de la losa en metros
D = ﬁ =>D =156%
v0.61

Por lo tanto tomamos el 67 % para la armadura de distribucion.
As = 14.70 x 0.67 => As = 9.85 cm?
Se colocarén 13 barras de ¢ 10mm ¢/15 c¢cm arriba, teniendo un area de acero de
=10.21 cm?.
4.5.1.4.1.4. Verificacion por cortante para la losa exterior.

Célculo de cortante por carga muerta:

Z Fy=20
Peso propio de los pasamanos:
Vpp = 54.40 kg
Peso propio del poste:
Vims = 5.40 kg
Vimz = 11.45 kg
Vims = 48.28 kg
Peso propio de la acera:
Vima = 532.80 kg

Peso propio de la viga de borde:
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k
Vems = (0.20m * 0.30m * 1m * 2400 m_g3> = 144.00 kg

0.25m kg
Veme = ( * 0.02m * 1m * 2400 $> = 6.00 kg

k
Vem7 = (0.02m * 0.20m * 1m * 2400 m_g3> =9.60 kg

Peso propio de la losa exterior:

k
Vers = (O.ZOm ¥ 0.91m * 1m 2400 m—‘i) — 436.80 kg

Cortante por carga muerta:

Vem = )V

Vom = 1542.02 kg

Cortante por cargas vivas:

Cortante por capa de rodadura:

V.r = 0.02m = 1m = 2200kg/m3 * 0.91m = 18.22 kg

ZFy=O

Célculo de cortante por carga viva:

Cortante por carga de la rueda
Vepr = P = 7250 kg
Para volverla cortante por metro lineal se divide entre el ancho de faja

7250.00
Veor =~ g~ = Vewr = 4393.94 kg/m
Cortante por la carga peatonal
kg

Vep = 360W * 1m * 1.33m = 478.80 kg

Cortante de disefio para la losa exterior

Combinacion de cargas

Se tomara sélo la resistencia | ya que es la mas desfavorable:
Vu = 1.25 * Ve + 1.75 % (Vi + Vi)

Vu = 2458.87 kg

Célculo de “V¢”
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fc= 210 kg/cm2
b= 100 cm
d= 17 cm

fy 4200 kg/cm2

Ve=053%fc*xbxd
Ve =13440.75 kg

. Vi . , ;-
SilVu < 7C no necesita armadura de corte entonces sélo se coloca armadura minima.

2458.87 kg < 6048.34 kg Ok!!

Por lo tanto no necesita armadura de corte.
4.5.1.4.2. Disefio de la Losa Interior.
45.1.4.2.1. Ancho de faja de la losa interior.
Ancho de faja para el Momento positivo
+M = 660+ 0.55* S
+M = 660 + 0.55 * 2650 => +M = 2.12m
Ancho de faja para el Momento negativo
—M = 12204+ 0.25%* S
—M = 1220+ 0.25 % 2650 => —M = 1.88m
4.5.1.4.2.2. Cargas actuantes en la losa interior
Carga muerta
Carga muerta por peso propio de la losa exterior e interior:
Pp = 0.20m * 1m * 2400kg/m3 = 480 kg /m

Figura 4.5.1.4.2.2.-1. Carga distribuida de peso propio en la losa interior.

D T S S S D A

1.00m | 2 85m | 2 85m | 1.00m
T T T

Momento méximo positivo y negativo por peso propio:
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Figura 4.5.1.4.2.2.-2. Diagrama de Momentos en la losa interior.

4= 301.35 kg*m

+M=151.23 kg'm +M= 15123 kg*m

1.00m , 265m , 2.65m , 1.00m
T T T

El momento maximo positivo se produce a una distancia de 5.20 m del comienzo de la viga
y tiene un valor de 151.23 kg*m, y el momento maximo negativo se produce a 3.65 m del
comienzo de la viga y tiene un valor de 301.35 kg*m.

Cortante Maximo por peso propio:

Figura 4.5.1.4.2.2.-3. Diagrama de Cortante en la losa interior.

Vmax= 659 .15 kg

L 100m , 2.65m , 2.65m . 1oom |
T T 1

El cortante maximo se produce a una distancia de 3.65 m del comienzo de la viga, y se
encuentra en uno de los apoyos, por lo tanto el cortante critico se encuentra a una distancia
de 0.57 del eje del apoyo y tiene un valor de 289.55 Kkg.

Carga muerta por peso propio de la capa de rodadura:

Rod = 0.02m = 1m * 2200kg/m3 = 44 kg/m

Figura 4.5.1.4.2.2.-4. Carga distribuida de capa de rodadura en la losa interior.
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44 kg'm

1.00m 2.65m 265m 1.00m

Momento méaximo positivo y negativo por la capa de rodadura:

Figura 4.5.1.4.2.2.-5. Diagrama de Momento en la losa interior.

M= 2762 kg'm
.-"‘. ™
i ,

+M= 1385 kg'm +M= 13,85 kg'm

El momento maximo positivo se produce a una distancia de 5.20 m del comienzo de la viga
y tiene un valor de 13.06 kg*m, y el momento maximo negativo se produce a 3.65 m del
comienzo de la viga y tiene un valor de 27.62 kg*m.

Cortante Maximo por la capa de rodadura:
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Figura 4.5.1.4.2.2.-6. Diagrama de Cortante en la losa interior.

Vmax= 60.42 kg

1.00m 2.65m 2.65m 1.00m

El cortante maximo se produce a una distancia de 3.65 m del comienzo de la viga, y se
encuentra en uno de los apoyos, por lo tanto el cortante critico se encuentra a una distancia
de 0.57 del eje del apoyo y tiene un valor de 39.74 kg.

Carga viva

Se tomaran dos hipotesis de carga para el analisis de carga viva:

Hipétesis |

Se cargara la losa con el camién tipo HL-93 haciendo variar las ruedas del camion a lo largo
de la losa encontrando el lugar méas desfavorable, en el que se encontrara el momento maximo
positivo y negativo y el cortante maximo.

Calculo de momentos

Calculo de Momento Méaximo positivo:

Se hizo actuar las cargas en el programa Sap-2000, haciendo variar las ruedas del camion y
el lugar mas desfavorable es el siguiente:

Figura 4.5.1.4.2.2.-7. Carga del camion HL-93 en la losa interior.
7250 kg 7250 kg

1.80m 1.80m

1.00m 265m 2.66m 1.00m

Figura 4.5.1.4.2.2.-8. Diagrama de Momento en la losa interior.
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A\ i a
1.80m ,

+M=374253 kg*m
1.00m , 265m , 265m , 1.00m
T T T

El momento méaximo se produce a una distancia de 1.80 m del comienzo de la viga y tiene
un valor de 3742.53 kg*m.
Para volverlo al momento por metro de ancho lo dividimos entre el ancho de faja positivo.

3742.53 1.2
M = T =>4+M = 212091 kg * m/m

Calculo del Momento maximo negativo
Se hizo actuar las cargas en el programa Sap-2000, haciendo variar las ruedas del camion y
el lugar méas desfavorable es el siguiente:

Figura 4.5.1.4.2.2.-9. Carga del camion HL-93 en la losa interior.

7250 kg T250 kg

2.75m 1.80m

1.00m 2.65m | 2.65m | 1.00m ,

Figura 4.5.1.4.2.2.-10. Diagrama de Momentos en la losa interior.
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+M=3577.25 kg*m

X\ PN
3.65m ,

1.00m , 2.65m 265m , 1.00m

El méximo momento negativo se produce a una distancia 3.65 m del comienzo de la viga y

tiene un valor de 3577.25 kg*m.

Para volverlo al momento por metro de ancho lo dividimos entre el ancho de faja positivo.
_ 3577.25% 1.2

—-M = T =>-—-M = 2280.32 kg * m/m

Cortante maximo
Figura 4.5.1.4.2.2.-11. Diagrama de Cortante en la losa interior.

4402.97 kg

| 1.00m , 2.65m , 265m , 1.00m |
I T T T 1

El cortante maximo se produce a una distancia de 1.10 m del comienzo de la viga, y se
encuentra en uno de los apoyos, por lo tanto el cortante critico se encuentra a una distancia
de 0.57 del eje del apoyo y tiene un valor de 4402.97 kg.

Para volverlo al cortante por metro lineal lo dividimos entre el ancho de faja positivo.

_ 440297 x 1.2

= = 2626.
> 12 >V 626.30 kg/m

Hipotesis 11
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Se cargara la losa en los dos carriles con el camion tipo HL-93, encontrando el momento
maximo positivo y negativo, y el cortante méaximo.

Calculo de Momento Méaximo positivo y negativo:

Se hizo actuar las cargas en el programa Sap-2000, haciendo variar las ruedas de los camiones
y el lugar mas desfavorable es el siguiente:

Figura 4.5.1.4.2.2.-12. Carga del camion HL-93 en la losa interior.

7250 kg 7250 kg 7250 kg 7250 kg

1.80m 0.60m  ~ 0.60m 1.80m
T

A A A
, 1.00m , 2.65m , 2.65m , 1.00m
I T T T 1

Figura 4.5.1.4.2.2.-13. Diagrama de Momentos en la losa interior.

-M=388232 kg*m

3.65m

. f

“+M=168563 kg*'m ' +M=1685.63 k*m

) 1.00m ) 2.85m ) 2.65m | 1.00m |
I T T T 1

El momento maximo positivo se produce a una distancia de 1,28 m y 6.05 m del comienzo
de la viga y tiene un valor de 1685.63 kg*m.

El momento maximo negativo se produce a una distancia de 3.65 m del comienzo de la viga
y tiene un valor de 3882.32 kg*m.

Para volver los momentos por metro de ancho lo dividimos entre el ancho de faja positivo y
negativo.

_2464.27 x 1.2

513 =>4+M = 796.04723 kg * m/m
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4472.06 * 1.2
—M = T =>—-M = 2062.32 kg * m/m

De las dos hipotesis se tomaran los valores més desfavorables para cada uno de los casos y
obtenemos:
+M = 212091 kg * m/m
—M = 2280.32 kg *xm/m
Cortante Maximo
Figura 4.5.1.4.2.2.-14. Diagrama de Cortante en la losa interior.
Vmax=T7757.48 kg
425m

i !
! i

. 1.00m , 2.65m , 2.65m _100m
I 1 1 1 1

El cortante maximo se produce a una distancia de 4.25 m del comienzo de la viga, por lo
tanto el cortante critico se encuentra a una distancia de 0.57 del eje del apoyo y tiene un valor

de 6527.48 kg.
Para volverlo al cortante por metro lineal lo dividimos entre el ancho de faja positivo.
V= w =>V =3082.64 kg/m

2.12
De las dos hipotesis se adoptara el valor del cortante mas desfavorable, y obtenemos:
V = 3082.64 kg

4.5.1.4.2.3. Disefio a flexion de la losa interior.

Combinacién de cargas para el disefio a flexion de la losa interior para el momento
positivo.

Solo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.

Mu =125xDC+ 1.5*DW + 1.75 % (LL + IM)

Mu = 5100.01 kg * m = 510001.00 kg * cm

99



Combinacién de cargas para el momento negativo en la losa interior.
Solo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.

Mu =125+*DC+ 1.5*DW + 1.75 * (LL + IM)

Mu = 2634.73 kg * m = 263473.00 kg * cm

Célculo de la armadura de flexion para el momento positivo en la losa interior

(traccion):
Datos:
Mu = 510001 kg*cm
b= 100 cm
h= 20 cm
d= 17 cm
fc= 210 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm2
Q= 0,9
€c= 0,003 cm

Es= 2050000 kg/cm2

Altura de compresiones:

2+ Mu
a=d|1- (1

0.85% ¢ fc*b*d?

a=192cm

Armadura necesaria:

085+ fcxbxa
- fy

As

As = 8.16 cm?

Armadura minima:

ASpin = 5.83 cm?
Se elige la mayor armadura entre la armadura normal y la armadura minima de la pieza:
As = 8.16 cm?

Se colocaran 8 barras de ¢ 12mm ¢/9 cm, teniendo un area de acero de As = 9.05 cm?.
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Armadura de distribucion:
Para armadura principal perpendicular al trafico:

D = g ; (maximo 67%)
VLc
Lc = Luz de célculo de la losa en metros
p=—2L S p=749
V2.65

Por lo tanto tomamos el 67 % para la armadura de distribucion.
As =9.05 % 0.67 => As = 6.74 cm?
Se colocaran 9 barras de ¢ 10 mm ¢/25cm.
Calculo de la armadura de flexion para la losa interior para el momento negativo
(compresion):

Dimensionamiento de la armadura

Datos:
Mu = 263473 kg*cm
b= 100 cm
h= 20 cm
d= 17 cm
fc= 210 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm2
Q= 0,9
€c= 0,003 cm
Es= 2050000 kg/cm2

Altura de compresiones:

a=d 1_jl_o.%*

2*x Mu
¢ * fc*bxd?

a=096cm

Armadura necesaria:

085« fcxbxa
- fy

As

As = 4.10 cm?
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Armadura minima:

ASpin = 5.83 cm?

Se elige la mayor armadura entre la armadura normal y la armadura minima de la pieza:
As = 5.83 cm?

Se colocaran 8 barras de ¢ 12mm c/9 cm, teniendo un 4rea de acero de As = 10.18 cm?.

Armadura de distribucion:

Para armadura principal perpendicular al tréafico:

D = L2z ; (maximo 67%)
VLc
Lc = Luz de calculo de la losa en metros
p=—2L S p=749
V2.65

Por lo tanto tomamos el 67 % para la armadura de distribucion.
As =9.05 % 0.67 => As = 6.74cm?

Se colocaran 9 barras de ¢ 10 mm ¢/25cm.

4.5.1.4.2.4. Verificacion por cortante para la losa interior.

Cortante de disefio para la losa interior:

Combinacién de cargas:

Se tomard solo la resistencia | ya que es la mas desfavorable:

Vu=125«*DC+ 1.5« DW + 1.75 = LL

Vu = 5816.16 kg

Calculo de “V¢”
fc= 210 kg/cm2
b= 100 cm
d= 17 cm

fy 4200 kg/cm?2
Ve=053*fc*bxd
Ve = 13440.75 kg
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. V .
SilVu < (2576 no necesita armadura de corte.

5816.16 < 6048.34 Ok!!

Por lo tanto no necesita armadura de corte.

Cuadro 4.5.1.4.-1. Resumen de Armaduras en la Losa.

Losa Exterior

Armadura

Armadura Longitudinal

Barras de @ 12 mm ¢/9cm

Armadura Transversal

Barras de @ 10 mm c¢/15 cm

Losa Interior

Armadura

Armadura Longitudinal positiva

Barras de @ 12 mm ¢/9cm

Armadura Transversal positiva

Barras de @ 10 mm c/25¢cm

Armadura Longitudinal negativa

Barras de @ 12 mm ¢/9cm

Armadura Transversal negativa

Barras de @ 10 mm c/25¢cm

4.5.1.5. Viga de Hormigon Pretensado con Armaduras Postesas

4.5.1.5.1. Dimensionamiento de la seccién

Viga simplemente apoyada:

Luz de la viga: 1 tramo de Lc =22.00 m.

Seccion transversal

Espesor de los patines:

1. El espesor del patin superior no debera ser menor de 14 cm

2. El espesor del patin inferior no debera ser menor de 14 cm.

En base a los espaciamientos minimos necesarios y recubrimientos requeridos, que debe ser

por lo menos una vaina de separacién entre los cables segin norma.

El diametro de la vaina, segun el sistema de pretensado elegido (Protende), es igual a 7 cm.

Por lo tanto los espesores adoptados son:
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Figura 4.5.1.5.1.-1. Espesor del patin.

|

e —~ ‘\\
T2 N
o
{ \ 0.17m
0.50m ’
L
1 1

No se eligieron patines mas delgados porque patines delgados en compresion, siempre
presentan el peligro del pandeo cuando son cargados y son vulnerables a romperse durante
las operaciones de ereccion de los elementos percolados.

Base de los patines:

Base del patin superior:

Se adopta B1=0.60 m.

Base del patin inferior:

Se adopta B2=0.50 m.

Ancho del alma

El espesor minimo del alma se determina frecuentemente por los espacios minimos
requeridos por los cables de pretensado y por los requisitos de recubrimiento para el acero
exterior.

Segun Arthur H. Nilson normalmente un ancho minimo de 6 pulg, debe ser considerado como
minimo practico. (pag. 166).

Por lo que se adopto un ancho igual:

bw = 0,18 m.
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Se utiliz6 una seccion I:

Figura 4.5.1.5.1.-2. Dimension de la seccion 1.

4—— 060 —#
T 612
N
214 oJo
0.18
120 0.69
0.16]
5
82 CLf
! 0.17

y

—

+— o050 —~

Se utilizaran 3 vigas como se definid en él inciso 4.3.5.

Propiedades Geométricas

Las propiedades geométricas de la seccidn en diferentes estados de tiempo son:

Cuadro 4.5.1.5.1.-1. Propiedades geométricas en tiempo “0”

RESULTADOS
Ao = 3533,03 cm?
Clo= 61,29 cm
C20 = 58,71 cm

lo= 607878555 cm?
S1= 103538,18 cm?
S2 = 99181,63 cm3

r20 = 1720,56 cm?
eo = 43,71 cm
Perimetro = 400,89 cm

Calculo del ancho reducido para homogeneizar la seccién compuesta

Modulo de elasticidad del hormigon:
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Ec = 15100,/f,

Cuadro 4.5.1.5.1.-2. Mddulos de elasticidad.

Elemento

(Kg/cm?) (Kg/cm?)

fc

Ec

Hormigon Losa

210

218820

Hormigon viga

350

282496

Relacion modular de Hormigones:

_ L 078
77_Ecp_ =

Calculo de ancho reducido:

Btr=7]*B => Btr= 1-56m

Entonces las caracteristicas de la seccion homogeneizada seran:

Figura 4.5.1.5.1.-3. Dimensiones de la seccion | homogeneizada.

btr

1.20m

0.18m

A_T.‘IGn‘

= M

0.50m

0.69m

:L0.12m
0.17mT

T
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(13 29

» Propiedades geométricas en tiempo “oo

Cuadro 4.5.1.5.1.-3. Propiedades geométricas en tiempo “c0”,

RESULTADOS
Ao00 = 6631,41 cm2
Cloo = 93,39 cm2
C200 = 46,61 cm

loo= 13965461,10 cm4
Sloo= 299642,75 cm3
S200=  149534,41 cm3
rloo= 210595 cm2
€00 = 31,61 cm
hoo = 140 cm

4.5.1.5.2. Andlisis de cargas, transversalmente.

La carga muerta constituida por postes, pasamanos, aceras, bordillos, rodadura y losas se
las distribuye entre las tres vigas:

Carga muerta:

Postes y pasamanos:

m
Pposte = (O.lSm * 0.10m + 0.06m * + 0.14m x 1.06m — 0.0028 * 5) * 0.15m

* 2400 kg /m3
Pposte = 65.23 kg es el peso de un poste
Son 11 postes por lado en total serian 22 postes para cada tramo de la estructura.
Como cada poste pesa 65.23 kg el peso total de todos los postes sera:
Pposte = 22postes * 65.23kg = 1435.10 kg

Para volverlos peso por carga distribuida:
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1435.10 kg

3vigas kg
Pooste = ——8__ = 21.71 -2
poste 22.00m m

El pasamano tiene una carga distribuida de 5.44 kg/m, para los 5 tubos de la estructura seria:

Ppasamanos =544 x5 =>2720kg/m

27.20%2kg/m kg
Pposte = 3 =18.13 —
vigas m

Aceras:

kg

(1.25m % 0.15m) * 2400k—g3
M= & 2 ceras = 295.20 —

Pacera = 3
vigas

Bordillos:

0.25 k
Pporditio = (0.18m * 0.45m + 0.20m * 0.02m + 0.02m * > m) * 2400m_‘g3

183.00 %«9 kg
Pyoraitio = Tgas * 2poraitios = 122.00 Py
Losa:
kg 3504.00%9 kg
Piosq = 7.30m % 0.2m * 2400 — = —— = 1168.00 —
m 3vigas m
Rodadura:
P, = 7.30m * 0.02 2200"_9_%_107071‘_9
rodadura = /.2UmM * U.Uzm * o Zoigas = 07—
Diafragma:

kg
Pdiafragma = 127.24 E

Carga permanente que debe resistir la viga:
Pp = E(Carga muerta)

kg
Pp = 1752.29 —=
m
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Célculo de momento méaximo producido en la viga debido a la carga permanente de la

estructura.
% ]2

L
Mp = 8 112469.50 kg * m

Momento del peso propio de la viga:

La carga distribuida para el peso propio de la viga sera:

Carga distribuida en tiempo “0”

dppo = Area de la viga(tiempo "0") * peso especifico del H°

— 03433 m? « 2400 9 _ gag.00 X9
qppO = V. m- x ﬁ_ . E

Carga distribuida en tiempo “c0”
dppo = Area de la viga(tiempo "o") * peso especifico del H°

= 0.6631 m? 2400k_g = 1592.00 k—g
Appoo . m3 Y

Momento por peso propio:

g1 848.00%9 * (22.00m)?
g+ 2 1592.00%9 + (22.00m)?
Mpeo = 5= => Mpper = - = 96288.18 kg + m

Momento total por carga muerta:

Momento total en tiempo “0”

Meemo = 51299.60 kg * m

Momento total en tiempo “c0”

Mmoo = 112469.50 + 96288.18 => M,,,,, = 209181.18 kg * m

Carga viva:

Para hallar el mdximo momento por carga viva debemos hacer las combinaciones ya sea
camion + carril o tandem +carril trabajando con la que resulte mayor.

Camioén de disefio:

Figura 4.5.1.5.2.-1. Distribucion de las fuerzas del camion de disefio.
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145 KN 145 KN 35 KN

Lo | o |
[

Tandem de disefio:
El tindem de disefio consistira en un par de ejes de 110000 KN con una separacion de 1200
mm. La separacion transversal de las ruedas se deberd tomar como 1800 mm. Se debera
considerar un incremento por carga dindmica. ( AASHTO 04 seccion 3)

Figura 4.5.1.5.2.-2. Distribucion de las fuerzas del Tandem de disefio.

110 KN - 110 KN

| e |
Lo

La carga de carril de disefio consistird en una carga de 9.3 N/mm (930 kg/m), uniformemente

Carga de Carril:

distribuida en direccién longitudinal, tranversalmente se supondra uniformemente distribuida
en un ancho de 3000 mm (3 m).

Figura 4.5.1.5.2.-3. Distribucion de las fuerzas de la carga de carril.

9.3 N/mm =830 Kg/m
3.00m

- 29;1’ |. 2‘% -

4.5.1.5.3. Anélisis de esfuerzos.

Maximo momento
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Calculo de momento maximo mediante el teorema de barre
Camiodn:

Posicion de la resultante:

IMy, =0=>0=14500* 4.3+ 3500 *8.6 + R xx

_ 14500 * 4.3 + 3500 * 8.6
x= 32500

x;1 =430—-285=145m

Figura 4.5.1.5.3.-1. Camion de disefio actuando en la viga.

=285m

14500 kg 14500 kg 3500 kg

6.15m 285m %1

N A

22m

Calculando tenemos:

Mp = 140061.53 kg * m se produce en el punto “D”.
M, = 137512.50 kg * m, es el momento en centro luz.
El momento se debe multiplicar por la fraccion de carga.
Mp = 113449.84 kg *m

M, = 111385.12 kg *m

Tandem:

Figura 4.5.1.5.3.-2. TAndem de disefio actuando en la viga.

11000 kg 11000 kg

06m 06m

A
AN b I JAN
22m

Calculando tenemos:
Mp = 105050.00 kg * m y se produce en el punto “D”.

M, = 114400.00 kg * m , es el momento en centro luz.
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El momento se debe multiplicar por la fraccion de carga.

Mp = 85090.50 kg *m

M, = 92664.00 kg * m

El m&ximo momento se produce cuando actua la carga del camion tipo.

Maximo momento por la carga de carril.

La carga de carril para distribuirla sobre la viga debemos antes multiplicarla por la fraccién
de carga = 623.10 kg/m

Figura 4.5.1.5.3.-3. Carga de carril actuando en la viga.

753.30 kg/m
A B
CL
2200m
Momento en centro luz
q * L2 753.30%9 * (22.00m)?
Mcarril = 3 = 3 = 4‘5574‘65 kg *m

Momento en el punto D (1.45 m de centro luz)

Mp = 44782.74 kg *m

Hacemos dos combinaciones

Camion + carril en centro luz

M, = 156959.77 kg * m

Camidn + carril en el punto D (0.725m de centro luz)

Mp = 15823258 kg * m

El m&ximo momento por carga viva es 158232.58 kg * m
Momento por carga de impacto:

M;yp = 158232.58 kg * m * 0.33 => M;yp = 52216.75 kg *m
Momento total

El momento total es la suma del momento méaximo por carga muerta y el momento maximo
por carga viva.

Momento total en el punto D

Momento total en tiempo “c0”
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Micmeo = 209181.18 kg * m en el punto D
Moo = Micmoo + Micy
Mo, = 419630.51 kg *m

El momento total maximo se produce en el punto D.

4.5.1.5.4. Estimacion de la Fuerza de Presforzado inicial

La fuerza de pretensado es calculada con la siguiente ecuacion:

z ;= [_% _ Maiar Mpesup  Mpw  Mypiim
52 SZoo 5200 5200 SZoo

p = —NtxS; x4,
°7 S,+A,*e,

=>t = —258.59

=> P, = 357288.28 Kg

Determinacién del nidmero de torones

Cuadro 4.5.1.5.4.-1. Esfuerzos permisibles del acero preesforzado.

o Resistencia minima | Resistencia minima
Especificacion | Grado o ) »
Producto i a la fluencia (fpy) a tension (fpu)
ipo
ASTM Klb/pulg? | kg/cm? | Klb/pulg? | kg/cm?
Torones de AL 250 212,5 14900 250 17500
preesfuerzo 270 230 16170 270 18900

Esfuerzo admisible indicado por el codigo ACI.

Esfuerzos de traccion en el acero de preesforzado, inmediatamente después de la
transferencia del preesfuerzo: 0.82 * f,,

Pero no mayor que: 0.74 * fo

Calculo del nimero de torones:

Area nominal del acero de 0,5 plg. = 0.987 cm?.

Fuerza de preesforzado por torén de 0,5 plg.

Asumiendo g el esfuerzo en los cables es 0.80*fpu

_fru _ _
fs= T = fs =19148.94 Kg

Area de Torones.
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Po

AStorones = m => AStorones = 23.32
Ndmero de torones.
As;
N®orones = % => N%rones = 23.62

Area real de Torones.

Areal = N, ones * Au => Areal = 23.69 cm?
Se colocaran dos vainas de 12 Torones cada una obteniendo asi una fuerza de pretensado
inicial igual a:

Po = 362880.00 kg = 362.80 Tn

La seccion del anclaje en el alma debe ser de por lo menos 260 mm, segun el sistema de
pretensado asumido.
45.15.5. Curvatura del cable
4.5.1.5.5.1. Calculo de la trayectoria del cable.
Coordenadas de las vainas

Figura 4.5.1.5.5.1.-1. Disposicion de las vainas en la viga.

AZO _ 4L
Y
EN
()4 1
Y2 v Y2
Yb
Y1 N i
7,E’>cm8A2
TOM o
- T 7T
Apoyo
ZMEN =A;xy—A4;*30—-y)=0
yi=yY,—30=>y, =43.71cm
Yo =y, +y=>y,=73.71cm
Centro
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ZMEN:Az*y\Z_Al*(y\z+7.3)=e*A5R

. —73*%A;t+exAg
Y Tm T A,

yi=y,+73=>y,=4736cm

=>7y, =40.06 cm

a=y,—y,=>a=1135cm
b=y,—y,=>b=18.65cm

Ecuacion de la curva parabolica del Cable

0,59 = 0 A + 0 B + C
0,15 = 121,00 A + 11 B + C
0,59 = 484,00 A + 22 B + C
Solucioén
A= 0,003612 BEEISERoET
B= -0,079473
= 0,587105

y= 0,003612 X2 + -0,079473 X + 0,587105
Figura 4.5.1.5.5.1.-2. Trayectoria del cable en la viga.

1,500
1,200
0,900
0,600
0,300
0,000

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20

Cable Fib. Sup. Fib. Inf.

4.5.1.5.5.2. Trayectoria de los tendones en la viga de pretensado:

22
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Ecuacion de la curva parabdlica del Tendon 1

0,44 = 0 A + 0 B +
0,11 = 121,00 A + 11 B +
0,44 = 484,00 A + 22 B +
Solucion
A= 0002674 [y =ax® v Bx o
B= -0,058837
C= 0,437105
= 0,002674 X 2 +  -0,058837 X + 0,437105 |
Ecuacion de la curva parabolica del Tendon 2
0,74 = 0 A + 0 B +
0,19 = 121,00 A + 11 B +
0,74 = 484,00 A + 22 B +
Solucion
A= 0004550 = v o]
B= -0,100110
= 0,737105
= 0,004550 x? + -0,100110 X + 0,737105

Figura 4.5.1.5.5.2.-1. Trayectoria de los Tendones en la viga.
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1,4

1,2

0,8

0,6

0,4

0,2

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22

e Fib. Inf. Tendon 1 Tendon 2 == Fib. Sup.

4.5.1.5.6. Pérdidas de Presforzado.

4.5.1.5.6.1. Pérdidas Instantaneas.

Pérdida por friccion.

Para el calculo de la perdida por friccion, se utiliza el perfil parabdlico del cable:
y = 0.00361244 * x> — 0.07947 * x + 0.59

Z—y =2%0.003612 * x — 0.079473

X

a =10.007224 « x — 0.079473|

Para a al inicio de la viga Ix = 0:

ay, =10.007224 « 0 — 0.079473| => a, = —0.079473

Para a en centro luz de la viga Ix = 11m:

ac, = 10.007224 * 11 — 0.079473| => a¢, = 0

Entonces el angulo de interseccion es:

Aine. = |0 — 0.079473| => a;,; = 0.079473 rad

La pérdida de Preesforzado por friccion se calcula mediante la formula:
Mg = fpi(1— e~ (Klx+uo))
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Los coeficientes de friccion para tendones postesados “k” y “u” adoptados del cuadro
3.2.1.55.1.-1.
Por lo tanto tenemos:

Affr = 302,06 kg /cm?
Pérdida por deslizamiento de anclajes (acufiamiento).
Si utilizamos el gato de pretensado “AMC-115" del sistema de pretensado elegido, tendremos
que la penetracion de las cufias oscila entre 4 y 7 mm, con lo cual se adoptara la media que
son 6 mm de penetracion.

La pérdida por acufiamiento se calcula mediante la siguiente formula:

2xEs*AL
Afpy = ——— — 2« Afyy
X
Es*AL*L/?2
xX= |[———=>x=2090m
Afg,

L
x > > ;0 2090 mm > 1100mm  OK!
APf, = 543,96 kg/cm?

Pérdida por acortamiento elastico (ES).

Es N-1
Aferastico = E_Cfcgp * (W)

P; eoz M,e, 2
fogp = ——(1+—2])+ => fc =173,85kg/cm
AC Io IO

Af,s = 289,75 kg /cm?
4.5.1.5.6.2. Pérdidas diferidas (Retraccion, Fluencia y Relajacion de cables)

L— 41
APcp + APsy + APy = 230 [1 CoaseleT 4. Ppr — 41] = 2350,49 kg /cm?

4.5.1.5.7. Determinacion del preesfuerzo final.
Pr = P, + Afyr x Ay => Py = 445462,46 Kg ~ 445 Tn
Verificacion de Tensiones finales en la viga.
Tiempo Inicial t = 0.
Fibra superior de la viga.

Mp %10 Po*eg*c P, .
fo =+ TI 10 Fo Io 10+A_0S_0'8* /fa,
0 0 (o)
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fo1 = —12,43 kg/cm? > —13.39 kg/cm? OK!!!
Fibra inferior de la viga.

MT*C20+PO*60*C20

20506 g
= — — .6 * .
ch IO IO AO = fCl

fer = 165,62 kg/cm? < 168.00 kg/cm? OK!!!
Tiempo Infinito t = oo

Fibra superior de la viga.

My, * Co Pf * €50 * C1oo Pf ,
I - I +EZO.45*fCi

fero = 48,58 kg/cm? < 157.50 kg/cm? OK!!!
Fibra inferior de la viga

fcloo =+

My *Cree Pr*e€yp *Cr P,
forw = ——7— +-1 o +A—f21.6*./f‘a-

frreo = 67,03 kg/cm? > —29.93 kg/cm? OK!!!

4.5.1.5.8. Disefio por corte.

4.5.1.5.8.1. Analisis de cortante maximo y cortante critico a una distancia de “d = h/2”.

Cortante de la viga.

Qoo * L
2

= 17506,94 Kg

Cortante por carga muerta.

Figura 4.5.1.5.8.1.-1. Diagrama de Cortante por carga muerta.
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Vmax = 22449 kg

Vert =19389.37 kg

Cortante por capa de rodadura.

Figura 4.5.1.5.8.1.-2. Diagrama de Cortante por capa de rodadura.

Vmax=1177.77 kg

Vent = 1116.74 kg

Cortante por carga viva (camion tipo HL-93).
Figura 4.5.1.5.8.1.-3. Diagrama de Cortante por carga Viva.

120



14500 kg 14500 kg

3500 kg
43m/43m
22.00 m
'n
d
Co
Ill
Ar, ) .I-, ___:1‘ \.\B
r_o’f * '\I __."’lll \.\
Multiplicando por la fraccion de carga (0.81) tenemos:

Verie = 13797.72 % 0.81 => V,,;, = 11176.15 kg
Cortante por carga de carril.

Figura 4.5.1.5.8.1.-4. Diagrama de Cortante por carga de carril.
Vmax = 8286.30 kg

Vet = 7856 92 kg

Cortante por carga de impacto.
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Viy = 6280.91 kg
Combinacién de cargas para el disefio a corte.
Solo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.
Vu=125+«*DC+ 1.5+« DW 4+ 1.75 * (LL + IM)
Vu = 113978.65 kg
Calculo de la armadura de corte.
Vu<@*Vn ; Vu<@=*(Vc+Vs)
Donde:
® =0,9 (AASHTO LRFD 2004)
4.5.1.5.8.2. Determinacion del cortante que resiste el concreto (\Vc).

Calculo del cortante de agrietamiento por cortante a flexion (\ci).

N ViM N
Vfcbwdp+vd+ l creS\/fc

v, =<
€720 Mpaw — 7

b,d

Doénde:
bw =240 mm
d, =08+h=>d,=1120mm

h
x=§=>x=700mm

P, * €4 * Cooo P,
foe = |——1Oo ~os| = fre = 0.93 MPa
qooL
V= T GeX => V; = 163928.64 N
_ qp *L*x qp*x? qo*L*x qp*x*
Mmax—1,2< > > >+1,6< > >

Mypax = 397709340 N x mm

dp * L qL * L
Vi=1,2( > —qD*x)+1,6< > —qL*x):>Vi:549484.40N
I /I
Mg e = ﬁ( IZCC + fpe —fd> => M., = 512031178 N * mm
_ Mo x e _ = 2.18 MP

Ve, =930996.82 N > 170383.10 N

Por lo tanto se utiliza:

122



V. = 170383.10 N
Calculo del cortante de agrietamiento por cortante en el alma (Vcw).
Vew = 0»3(\/ fet fpc)bwdp + 1
Donde:
V, = P, * sen(8) => V1, = 20497280.30 N

Mre; P,ene; P,

foe Ao

Joo Joo Aoo

=> f,. = 12.61 MPa

V.w = 21617553.50 N
De los valores obtenidos de Vci y Vcw se elige el menor, ya que en ese valor se producira el
quiebre.
V. = 170383.10 N
4.5.1.5.8.3. Armadura de corte.
Si:
V, <0.5%¢*V. > 1139786.49 kg < 76672.39 kg
05%x(p*xV)<V, <¢p=*V. > 7667239 kg < 1139786.49 kg < 153344.79 kg
V, > (¢ *V,) » 1139786.49 kg > 153344.79 kg
Por lo tanto se debera calcular el area necesaria para el refuerzo y no debera ser menor que
el &rea de la armadura minima.
Adoptando un espaciamiento s = 20 cm tenemos que:

Armadura necesaria.

_ Vsxs
fyt+d
Av = 5.18 cm?
Armadura minima.
Ay = 3.5+ 2025
fyt

Agmin = 0.30 cm?

Por lo tanto tenemos 1 estribo de ¢ 12 mm ¢/20 cm, con un area de estribo de 1.13 cm?,

4.5.1.5.8.4. Verificacion de las llaves de corte.

123



Figura 4.5.1.5.8.4.-1. Dimensiones de la llave de corte.

0.10 A
o080 — AR

= =
T 010
0
0.35 o
U.Z0
N j;o 05 o.osi jgo 05
0.30 0.20 1.20 0.20 0.20
4 0.0 120 /" 0.05 % 0.5
0.18
007 0.38
0.55 - '
2 - JT
1 cflﬁ 0.19
N e — Avér g]v AN
f—— 050 — JUNTA SECA ENTRE SEGMENTOS
Vi = Ag/f (1 + 0.2050,,) + 0.6A57,0,c
Donde:

A, = Area de la base de las Ilaves en el plano de la junta (54000 mm?).
A, = Area de contacto sin llaves en el plano de la junta (299303 mm?).
o, = Tension de compresion en la junta.
Figura 4.5.1.5.8.4.-2. Diagrama de Tensiones finales luego del pretensado.
¥>= 4,80 Mpa

h=12m
y=0,35m
0pc= 5,35 Mpa

c1= 6,70 Mpa
Resistencia nominal a cortante de las juntas secas con llaves.

V, = 1631,63 KN
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Cortante ultimo en el pretensado:
V, = 170.38 KN
V, < oV,
170,38 KN < 1468,47 KN OK!!
Si V, < 0.5 * @V, no necesita armadura de corte.
170,38 KN < 734,23 KN OKI!!
Se colocara la armadura minima requerida:
> 0.3?* b,
y
Ayr = 0,083 mm?
Se colocaran 4 barras de @ 10 en la llave de corte.
4.5.1.5.9. Armadura Longitudinal o pasiva.
4.5.1.5.9.1. Célculo de la Armadura Longitudinal.

et (e et )
p

Age "B \bxdp f. fe bxd

Donde:
¥p = 0,25 (para torones baja relajacion)
dp =96 cm
d=117cm
a = 0,85 * c;,,=79.38 cm
fy = 4200 Kg/cm?
Aps = 23,69 cm?
B1=0,81 (para f'c = 35 Mpa)
b=18cm
Iterando obtenemos:
Ag = 23,81 cm?
Area minima
Apin = area de estribos por metro => A = 7,85 cm?
Adoptamos el mayor valor entre las armaduras de Ag; Y Anin POr lo tanto:
Ajong. = 23,81 cm?
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Se colocarén 20 barras para armar la viga, por lo tanto 4;,,, = 23,81/22 => 1,08 cm?

Tenemos que se colocaran: 22 barras @12.

Cuadro 4.5.1.5.-1. Resumen de Armaduras en la Viga.

Viga de pretensado Armadura

Armadura Longitudinal 22 barras @ 12 mm

Armadura Transversal Barras de @ 12 mm ¢/20 cm
Vainas y tendones 2 vainas con 12 Torones de '4” c/u
Armadura en llaves de corte | 4 barras de @ 10 mm

4.5.1.5.10. Método Constructivo

El método que se planted para el proyecto es el de hormigonar la viga por segmentos, las
partes de la viga se colocara en su lugar atraves de andamios, una vez completa la viga se
procedera a tesar los cables de pretensado.

4.5.1.6. Diafragmas

Los diafragmas o vigas transversales “VT”, son estructuras rigidas, no existiendo rotacion en
sus apoyos pero si deformaciones debido a los asentamientos.

4.5.1.6.1. Dimensionamiento de la viga transversal

La base del diafragma debe ser mayor a 15 cm para que se pueda colocar doble armadura y
la altura se adopta a partir de la altura de las vigas principales.

Se colocaran 4 diafragmas, a 7 m. de distancia entre si, las dimensiones son las siguientes:

2
h = 3 * hyigaprincipat => h = 0.80m

Adoptando: b=20cm; h=90cm

4.5.1.6.2. Andlisis de Cargas

Carga Muerta:

Peso Propio del diafragma:

Qpp = b * R x yye => Q,p = 0.20 % 0.90 * 2400 => Q,,, = 432.00 kg/m
Peso Propio de la losa:

Qppr = 0.20 * 7 % 2400 => Q,,,; = 3360.00 kg/m

Peso Propio total es 3792.00 kg/m.
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Figura 4.5.1.6.2.-1. Carga por peso propio en el diafragma.

3792kg/m

A

2.65m 265m

Figura 4.5.1.6.2.-2. Diagrama de Momentos por DC en el diafragma.

-M=3328 66 kg*m

JaN

099m +M=1872.37 kg*m +M=1872.37 kg*m

"
| 2.65m 265m

+Mp, = 187237 kg *m
—Mpc = 3328.66 kg *m
Figura 4.5.1.6.2.-3. Diagrama de Cortante por DC en el diafragma.
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Vmax= 6280 kg

087 m crit= 2981.46 kg

265m 265m

Verie = 2981.46 Kg
Peso Propio de la capa de rodadura:
Qppr = 0.02 % 7 % 2200 => Q,,, = 308.00 kg/m

Figura 4.5.1.6.2.-4. Carga por capa de rodadura en el diafragma.

308 kg/m

AN

2656m 265m

Figura 4.5.1.6.2.-5. Diagrama de Momentos por DW en el diafragma.

-M=270.36 kg*m

JiN

099 m +Mi= 152.08 kg™m +M= 152.08 kg*m

—T

| 265m , 265m ,
T T 1
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—Mpy = 27036 kg *m
Figura 4.5.1.6.2.-6. Diagrama de Cortante por DW en el diafragma.

Vmax= 510.13 kg

087 m Verit.= 242,17 kg
i, |

.

A !

| 265m , 265m
I T 1

Verie = 242.17 Kg
Carga Viva:

Figura 4.5.1.6.2.-7. Carga de camion HL-93 en el diafragma.

14500 kg 14500 kg 3500 kg
4.30m 4.30m
11.00m N 11.00m
Ry Ray

14500 * 6.7 + 14500 11
Ry, = T => R, = 23331.82 kg

a 3500 * 6.7
2y~ 11
R, = Ry, + Ry, => R, = 23331.82 kg + 2131.82 kg => R, = 25463.63 kg

=> R,, = 2131.82 kg

Multiplicando por la fraccién de carga de carril tenemos:
R, = 25463.63 x 0.81 => R, = 15837.32 kg

Mayoramos la carga tomando en cuenta el impacto (33%) y obtenemos:
R, = 15837.32 x 1.33 => R,, = 21063.64 kg
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Posicion del camidn mas desfavorable transversalmente para un carril cargado:

Figura 4.5.1.6.2.-8. Posicion desfavorable del camion HL-93 en el diafragma.

21063 .64 ka 21063.64 kg

| 1.80m 1.80m

L 1.00m , 265m , 2.65m 1.00m

Figura 4.5.1.6.2.-9. Diagrama de Momentos por LL en el diafragma.

+M=4340.58 kg*m

+M=107714.42 kg"'m

+MLL+1M = 1077142 kg *m
_MLL+1M = 434058 kg *m
Figura 4.5.1.6.2.-10. Diagrama de Cortante por LL en el diafragma.

087
oM 1 4y=7599.36 kg

V=1637.95 kg

| 0.87m |
T 1

2.65m 265m

Vorie = 7599.36 Kg
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Combinacidn de cargas para el disefio a flexion del diafragma para el momento positivo.
Sélo se usara la Resistencia | ya que es la méas desfavorable.

Mu =125+*DC + 1.5« DW + 1.75 x (LL + IM)

Mu = 21418.57 kg *m

Combinaciéon de cargas para el disefio a flexion del diafragma para el momento
negativo.

Solo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.

Mu = 1.25% DC + 1.5 * DW + 1.75 * (LL + IM)

Mu = 14669.06 kg * m

45.1.6.3. Célculo de la armadura de flexion para el diafragma para el momento
positivo:

Dimensionamiento de la armadura.

Datos:
Mu= 2141857 kg*cm
b= 20 cm
h= 90 cm
d= 87 cm
fc= 210 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm2
Q= 0,9
€c= 0,003 cm
Es= 2050000 kg/cm2

Altura de compresiones:

a=d 1—\/1

085« fcxbxa
fy

2*x Mu
0.85* ¢ * f°c* b *d?

a=8.03cm

Armadura necesaria:

As

As = 6.83 cm?

Armadura minima:
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14
Asminzf_y*b*d

ASpin = 5.80 cm?
Se elige la mayor armadura entre la armadura normal y la armadura minima de la pieza:
As = 6.83 cm?
Se colocaran 4 barras de ¢ 20 mm, teniendo un area de acero de As = 9.42 cm?.
Armadura de distribucion
Asd = 0.67 * As
Asd = 5.39
Se colocan 12 barras de @ 10 mm obteniendo una armadura de 9.42 cm?,
4.5.1.6.4. Armadura de Corte
Para la verificacion a cortante se tomara el cortante critico que ocurre a una distancia “d” de
la cara del apoyo, entonces calculamos el cortante critico a una distancia de 0.87 m del eje
del apoyo en el que caiga el cortante maximo.
Combinacién de cargas para el disefio a corte del diafragma.
Solo se usara la Resistencia | ya que es la mas desfavorable.
Vu=125+«DC+ 1.5« DW + 1.75 * (LL + IM)
Vu = 17388.96 kg
Segun el cadigo ACI el disefio de secciones transversales sujetas a esfuerzos cortantes debe
cumplir:
Vu<@xVn
Vn= Resistencia Nominal al Cortante.
Vn=Vc+Vs
Vc= Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el concreto
Vs= Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
@= Factor de reduccion de resistencia = 0.9 (AASTHO 2004)
Donde:

Ve=053xfc*bxd
Vc = 13363.95 kg

. V .
SilVu < 76 * (J no necesita armadura de corte.
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17388.96 < 6013.78

Necesita armadura de corte:

4 =0V s
s @ f,*d
‘< @ xAg* f, *d

T (L -0xV)

Asumiendo un espaciamiento de 20 cm tenemos:

Long.estribo =2+ (h—2x*rec.)+2*(b—2x*rec.)+A
Long.estribo =2+ (90 —2x3) + 2% (20— 2% 3) + 10
Long.estribo = 246 cm = 2.46 m

Lc—s—2=xrec.

#estribos =
@ +s)
sostrib _265—18—2*2.5
estribos = 20)

#estribos = 13
Por lo tanto tenemos 26 estribos de ¢ 10 mm ¢/ 20 cm, con un area de estribo a dos piernas
de 1.57 cm?.

Cuadro 4.5.1.6.-1. Resumen de Armaduras en el diafragma.

Diafragma Armadura

Armadura Longitudinal positiva | 4 barras @ 20 mm

Armadura Transversal 26 Barras de @ 10 mm ¢/20 cm

Armadura de distribucién 12 barras de @ 10 mm

4.5.2. Aparatos de apoyo
Se utilizaron aparatos de apoyo de neopreno:
4.5.2.1. Aparatos de apoyo de neopreno

Se utilizaran 2 placas de neopreno de 2.0 cm de espesor, con placas de acero de 2,5 mm
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4.5.2.1.1. Fuerzas Verticales.

Determinacion de la carga muerta.

Donde:

P(diafragma) = 2566.08 kg

Qoc = 8457.01 kg/m

Qcr =321.20 kg/m

Qcc = 753.30 kg/m; afectado por la fraccion de carga.
Reacciones por carga muerta para la viga interior.

Figura 4.5.2.1.1.-1. Analisis de Cargas.

P(diafragma) P(diafragma) P(diafragma)

QDC

10.00 m 10.00 m

22 m

Resolviendo la viga cargada, se obtienen los siguientes resultados:
Rpc = 96876.23 kg
Reacciones por capa de rodadura.

Figura 4.5.2.1.1.-2. Analisis de la carga por capa de rodadura.

R S S A

10.00 m 10.00 m /-
Vs 22 m '
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Determinacion de la Carga Viva
Reacciones por carga viva del camion y la carga de carril.

Figura 4.5.2.1.1.-3. Analisis de la carga por carga viva.

14500 kg 14500 kg
3500 kg

AV \L

~B
4.3 m 43m /
22 m /
7 7/
Reaccidn por carga de camion:
Regrar = 28297.73 kg
RCR"B" = 420227 kg
Multiplicando por la fraccion de carga tenemos:
Repear = 28297.73 kg * 0.81 = 22921.16 kg
Rergr = 4202.27 kg * 0.81 = 3403.84 kg
Reaccidn por carga de carril:
Figura 4.5.2.1.1.-4. Andlisis de la carga por carga de carril.
Qcc
A \ / \i \ W v v
\ : /’/\\B
T 10.00 m / 10.00 m ;T
22m )

Rcc = 8286.30 kg
Reaccidén Vertical total sobre el apoyo:
Resistencia |
R, = 181008.14 kg
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Fuerzas Horizontales.

Determinacion de la fuerza de frenado.

La fuerza de frenado es:

« 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del carril.
Hpg = 0.05 % (LL + CC) = 1560.37 kg

Resistencia |

N, = 1.75 = (1560.37) = 2730.65 kg

45.2.1.2. Predimensionamiento.
N
Brm =7 <10 MPa

Donde:

A = Superficie tedrica de contacto entre placas (m?).

N = Carga vertical m&xima en estado de servicio.

Bnm = Fatiga maxima admisible en compresion para el neopreno (10 Mpa).

_N __ , _1810081400N
" Bum 10 Mpa

Un primer valor de la menor dimension estara dado por:

A => 0.181 m?

a=vVA=>a=043m ~ 40 cm

Se adopta un valor del espesor unitario “e” de las placas de neopreno de modo que satisfaga

la condicién:
a
12 <—-<22
e
a 40 — 20
e 2

Se toma un espesor de 2 cm de neopreno, la fatiga maxima admisible es:

a
Pn < 0.6 %< 13.20 Mpa

0.6 * == = 12.00 Mpa < 13.20 Mpa

eje transversal

/]

A eje paralelo
I iw
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Area requerida:

Ayeq =~ = 0.151 m?
o Bnm

Dimensién “b” de la placa:

req.
a

b = =0.38 = 0.40m

Cuidando que se cumplaa <b

La fatiga media en el aparato de apoyo sera:

Bm =

Se calcula la distorsidn cuya expresion es:

N
b= 11.31 Mpa

a *x

U =0.213 < 1.20 OK!!!

- axbx*xG
Doénde:

H = Carga horizontal méxima debido a esfuerzos instantaneos (Frenado, viento, etc).

G = Modulo de elasticidad transversal del neopreno, que varia entre 0,8 - 1 Mpa.

u = Distorsién debida a frenado, viento, etc (debe ser <1.2)

La deformacion horizontal maxima “d” se la establece por las condiciones estaticas de la
superestructura.

Altura total de las placas de neopreno:
d
h=—-—=0.048m
U

Debiéndose redondear para que se cumpla:
h=nxe=>n=2
Espesor de placa
h
e=—=>e=420cm
n

La rotacion de la placa es:

e 3
Q=33x (E) % B, => O = 0.005 rad

Siendo la rotacion méaxima para todo el apoyo de:
Qax =n*Q =0.010 rad
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El coeficiente de rozamiento entre la cara de la viga y la superficie del neopreno debe ser tal

N ' '

Verificacion de deformacion vertical del neopreno (compresibilidad).
2

E, =G (g) — 160.00 Mpa

5, = i:_m = 0.0030 m

n

Donde:

E,, = Modulo de elasticidad del neopreno

¢ = Coeficiente que varia segun la forma del apoyo, rectangular 0.75, cuadrado 0.5.
Tension a traccion de las planchas de acero de 1mm, que van intercaladas entre las placas de

neopreno.
e
Bs = 0.75 * 3t Bm => Bs = 84.85 Mpa < 140 Mpa OK!!!
Donde:
s = Espesor de una de las placas de acero.
Bs = Fatiga de traccion en la placa de acero.

4.5.2.1.3. Calculo de armadura de los dados de apoyo

a) Verificacion por fuerza de Agotamiento de Compresion

Datos:

A., = 1600 cm?
A. = 2500 cm?
f.q =14 MPa

C

Nu=Ac*fqe <33efq°A,

o

Nu = 2800 kN
Verificacion:
Nu = 2800 kN < 7392 kN ...Si cumple
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b) Armadura transversal en los dados

Datos:
N = 1810081.40 kg
a=>50cm
a =40cm
fy = 420 MPa
03+ N+L %o
Agq = 4 —2.59cm?

fy
Colocamos 3 barras de @6 mm/c15cm por capa tenemos un area de 0.85 cm?, obteniendo:

2.59

Ngdecapas = E = 3.0 = 3 capas

Colocar 3 capas de 3 barras @6 mm/c15cm, en ambas direcciones con 4 barras de @12 mm
constructivamente para el armado (ver planos).

Cuadro 4.5.2.1.-1. Resumen de Armaduras en los apoyos de neopreno.

Dados de apoyo Armadura

Armadura Longitudinal | 9 barras de @ 6 mm

Armadura Transversal | 9 barras de @ 6 mm

Armadura constructiva | 4 barras de @ 12 mm

4.5.3. Infraestructura (Cimentaciones)

Datos del puente

Longitud del tramo =22.50 m

Longitud de calculo = 22.00 m

Ancho de calzada=7.30 m

Sobrecarga vehicular = HL-93

Separacion entre eje de vigas = 2.65 m

Datos del estribo

e Propiedades de los materiales

Densidad del concreto Wc = 2400 kg/m?®
Resistencia a la compresion del concreto a los 28 dias f'c = 21 MPa
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Resistencia del refuerzo de acero fy = 420 MPa
e Recubrimiento de los refuerzos de acero
e Recubrimiento de la pantalla superior = 50 mm
Recubrimiento del alma o cuerpo = 75 mm
Recubrimiento de la cara superior de la fundacion = 75 mm
Recubrimiento de la cara inferior de la fundacion = 75 mm
e Propiedades del suelo de fundacion y suelo de relleno
Capacidad ultima del suelo qult = 2.80 kg/cm?
Densidad del suelo ys= 1600 kg/m?®
Angulo de friccion @ = 30°
Cohesion ¢=0
4.5.3.1. Estribos
Seccion transversal de los estribos con sus respectivas dimensiones:

Figura 4.5.3.1.-1. Dimensiones de Estribos y Aleros.

0.20

200 CA;_C j:: 0.30
'| 0.50 C_{E
ESTRIBO DE H°A° ALERO DE H°A°

140



4.5.3.1.1. Cargas y presiones de tierra

4.5.3.1.1.1. Célculo de los efectos de la carga muerta
Carga muerta en superestructura DC = 102.45 N/mm
Carga muerta por capa de rodadura DW = 2.79 N/mm
Carga muerta de la pantalla superior DLy, = 7.54 N/mm
Carga muerta del cuerpo o alma DLgter, = 89.47 N/mm

Carga muerta de la fundacion DLs;, = 81.60 N/mm

Carga muerta de la tierra sobre el talén DL, 4,15, = 224.00 N/mm
4.5.3.1.1.2. Calculo de los efectos de carga viva

Carga viva para el disefio de la pantalla superior RLy,, = 53.35 N/mm
Carga viva para el disefio del cuerpo o alma

DLLgtpr, = 484340.89 N para un carril

DLLgtpy, = 132.70 N/mm para dos carriles

Carga viva para el disefio de la fundacion

DLLst, = 390471.80 N para un carril

DLLst, = 106.98 N /mm para dos carriles

Calculo de la fuerza de frenado BR = 11.13 N/mm

Carga de viento sobre la superestructura WS = 4.40 N/mm

Carga de viento sobre la carga viva WL = 0.83 N/mm

Cargas de suelo

Cargas debido al peso propio del estribo

Carga lateral en la parte inferior de la pantalla superior REH,,,, = 6.58 N/mm
Carga lateral en la parte inferior de cuerpo o alma REH .., = 78.66 N/mm
Carga lateral en la parte inferior de la fundacion REHs., = 170.74 N /mm
Cargas debido a sobrecarga viva

Carga en la parte inferior de la pantalla superior RLS,,, = 5.34 N/mm
Carga en la parte inferior de cuerpo o alma RLS e, = 1.92 N/mm

Carga en la parte inferior de la fundacion RLSs, = 1.92 N/mm
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Carga viva debido a sobrecarga viva p/capacidad de apoyo VLS., = 8.54 N/mm

4.5.3.1.2. Analisis y combinaciones de carga

a) Parte inferior de la pantalla superior:

Cuadro 4.5.3.1.2.-al. Fuerza Vertical Factorada.

Cuadro 4.5.3.1.2.-a2. Fuerza cortante longitudinal factorada.

Cuadro 4.5.3.1.2.-a3. Momento Factorado.

item | Dlbw | Rllbw
Notacion | DC LL | Total (N)
vn(N) | 7,54 | 53,35
Resis | 9,42 | 93,35 | 102,77
Servicio I | 7,54 | 53,35 60,88

item | Rehbw | Risbw
Notacion EH LS | Total (N)
Hn(N) | 658 | 534
Resis | 9,42 9,34 18,76
Serviciol | 6,58 5,34 11,91

item Dlbw | Rllbw | Rehbw | Rlsbw
Notacién DC LL EH LS Total (N*mm)
Fuerza (N) 7,54 | 53,35 6,58 5,34
Brazo (mm) | 0,00 | 100,00 | 523,33 | 785,00
Mn (N*mm) | 0,00 | 5334,52 | 3441,48 | 4188,58
Resis | 0,00 |9335,41 | 5162,22 | 7330,02
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Servicio |

0,00

5334,52

3441,48

4188,58

12964,58

b) Parte inferior del cuerpo o alma:

Cuadro 4.5.3.1.2.-b1. Fuerza cortante longitudinal factorada.

item Rehstem | Rlsstem | BR | WS | WL
Notacion EH LS BR | WS | WL | Total
HNn(N) 78,66 1,92 11,13 | 4,40 | 0,83
Resis I(max) | 117,99 3,36 19,48 | 0,00 | 0,00 | 140,83
Servicio | 78,66 1,92 11,13 1,32 | 0,83 | 93,86
Cuadro 4.5.3.1.2.-b2. Momento factorado.
Diste Rdcto | Rdwto | Rllma Rehste Risste
c DLbw BR WS WL
\g m t t X m
r§ DC DC DC DW LL EH LS BR WS WL | Total
©
2
z o
o = < S 2 ~ 3 S ] <. 2
5 ~ 2 5 N o © - < < S
T
g o o o o o
E |8 |s |2 |2 |2 |5 |8 |8 |8 |8
18 |° |8 |8 |8 |8 |5 | |8 (B
m
B ™ © ~ ™ =Y © 2 i o}
= 3 = ~ < Q ) = S o o
t g |2 |8 |g |8 |& |8 |§ |§ |5
E N ITs) — ~ S ) 2 N )
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c) Parte inferior de la zapata:
Cuadro 4.5.3.1.2.-c1. Fuerza Vertical Factorada.
item DLbw | DIstem | DLftg | Rdctot | Rdwtot | Rlimax1 | Dlearth | Total
Notacion DC DC DC DC Dw LL EV
Vn(N) 7,54 89,47 | 81,60 | 178,60 2,79 106,98 | 224,00
Resis I(max) | 9,42 | 111,83 | 102,00 | 223,25 4,18 187,21 302,40 | 717,04
Servicio | 7,54 89,47 | 81,60 | 178,60 2,79 106,98 224,00 | 512,37
Cuadro 4.5.3.1.2.-c2. Fuerza Cortante longitudinal factorada.
item Rehftg | RIsftg | BR | WS | WL | Total
Notacién EH LS BR | WS | WL
Hn(N) 170,74 | 1,92 | 11,13 | 4,44 0,83
Resis I(max) | 256,12 | 3,36 | 19,48 | 0,00 | 0,00 | 278,96
Servicio | 170,74 | 1,92 |11,13|1,33| 0,83 | 185,96
Cuadro 4.5.3.1.2.-c3. Momento Factorado.
Dlbw | Distem | DLftg | RDCtot | RDWtot | RLLmax1 | Dlearth | REHftg | RLSftg BR WS WL
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4.5.3.1.3. Revisar los criterios:

a) Ubicacion de la excentricidad (vuelco)

Cuadro 4.5.3.1.3.-al. Verificacion del criterio de excentricidad.
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b) Seguridad frente al deslizamiento

Cuadro 4.5.3.1.3.-b1. Verificacion frente al deslizamiento.
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Estados limite | Cargas Vert. | tané | Js | Dfru Fhu | Verificacion
Resis I(max) 717,04 0,58 [ 0,80 | 330,98 | 278,96 | @fru>Fhu | OKI
c) Seguridad frente a la capacidad de apoyo
Cuadro 4.5.3.1.3.-c1. Fuerza Vertical Factorada.
Item DLbw | DIstem | DLftg | Rdctot | Rdwtot | Rllmax1 | Dlearth | VLSftg | Total
Notacion DC DC DC DC DW LL EV LS
Vn(N) 754 | 89,47 | 81,60 | 178,60 | 2,79 106,98 | 224,00 | 854
Resis I(max) | 9,42 | 111,83 | 102,00 | 223,25 | 4,18 187,21 | 302,40 | 14,94 | 731,98
Servicio | 754 | 89,47 | 81,60 | 178,60 | 2,79 106,98 | 224,00 | 854 | 520,90
Cuadro 4.5.3.1.3.-c2. Momento Factorado.
item Dlbw | Distem | DLftg | RDCtot | RDWtot | RLLmax1 | Dlearth | REHftg | VLSftg | RLSftg BR WS WL
Notacion DC DC DC DC DW LL EV EH LS LS BR WS WL Total
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Cuadro 4.5.3.1.3.-c3. Verificacion de la capacidad de apoyo.

OK!

OKI!

gmax | Verificacion

B-2e

e

-548,60 | 5897,20 | 0,124 | @qult>gmax

-445,75 | 5691,51 | 0,092 | Pqult>gmax

Cargas Vert.

731,98

520,90

@ | dqult

qult

0,28 | 0,45 | 0,126

0,28 | 0,45 | 0,126

Estados limite

Resis I1(max)

Servicio |

4.5.3.1.4. Diseilo de armaduras para el estribo:

4.5.3.1.4.1. Disefio de la pantalla superior del estribo

a) Estado limite de servicio

al) Durabilidad

Datos:

300 mm

h
d

244 mm

r=50 mm

b=1mm

12964,58 Nmm/mm
21827,64 Nmm/mm

M Upwsev1

M Upwresi
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Vuppwres1 = 18,76 Nmm/mm

A = > As = 0,41 mm?/mm

forjrd
Se utilizan barras de @10mm ¢/300mm: A5 = 0,55 mm?/mm

a2) Control de fisuracién
fe £ 0.8f,

M
fe=1—=>fc =194 MPa
Por lo tanto:

1,94 MPa < 2,31MPa
b) Estado limite de resistencia

b1l) Flexion
Distribucion rectangular de tensiones
Bl =10.85
_ _ Ay
¢ =15,17 mm c= AT
a=12,89 mm

La resistencia nominal es:

a
M, = Asf, (d - E> = 31652,27 Nmm/mm

@M, = 0.9M,, = 28487,05 Nmm/mm

La armadura minima deberia estar adecuada para desarrollar una resistencia a flexion

mayorada M,. = @M,,, como minimo valor entre 1.2M_,. 0 1.33M,,.
Momento de fisuracion (M,,)
h2
Spe = - = 6667,00 mm3/mm
M. = Sycfr = 19247,00 Nmm/mm
1.2M., = 23096,18 Nmm/mm
1.33M,, = 29030,77 Nmm/mm
®M,, > min(1.2M,, o 1.33M,)
28487,05 = 23096,18

Para el estado de resistencia: Usar barras de @10mm ¢/300mm

ra=p*c
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b2) Cortante

La resistencia nominal al corte V;,, se debera determinar cbmo menor valor entre:

Vi =Ve + Vs 0 Vi = 0.25f . byd,
Donde:
=2

bv=1mm

C
d, = max|d, - 53094, 0.72h| = 144,00 mm

_ Ayfydy(cotd+cota)sina

|74 no se toma en cuenta para estribos.

s
V. = 0.0838./f .bd, = 109,54 N/mm
V2 = 756,00 N/mm
V. = @V, = 98,59 N/mm
=%
98,59 > 18,76

¢) Armadura de contraccion y temperatura
4, = 0.75bh

fy

Usar barras @10mm c¢/250mm

= 0,357 mm?/mm

4.5.3.1.4.2. Disefio del cuerpo o alma del estribo

a) Estado limite de servicio

al) Durabilidad

Datos:

h =800 mm

d =744 mm h

r=50 mm

b=1mm
Mupyser1 = 253642,25 Nmm/mm
Mupyres1 = 383829,81 Nmm/mm

Vupwres1 = 140,83 Nmm/mm

As = => A, = 1,55 mm?/mm

fsxj*d
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Se utilizan barras de @16mm c/250mm: A; = 1,94 mm?/mm

a2) Control de fisuracién
fe £ 0.8f,

M
fo=1—=>f.=238MPa

Por lo tanto:
2,38 MPa < 2,31MPa
Por lo tanto la seccién se fisura

b) Estado limite de resistencia

bl) Flexion
Distribucion rectangular de tensiones
Bl =10.85

_ _ As*fy R
c=53,78 mm = 0es g 0= B1*cC
a=4572mm

La resistencia nominal es:
a
M, = Af, (d - E) = 588464,06 Nmm/mm

®M,, = 0.9M,, = 529617,66 Nmm/mm
La armadura minima deberia estar adecuada para desarrollar una resistencia a flexion
mayorada M, = @M,,, como minimo valor entre 1.2M_,. 0 1.33M,,.

Momento de fisuracion (M,,.)

2

bh
- = 106667,00 mm3/mm

M. = S,cfr = 307949,00 Nmm/mm
1.2M,, = 369538,90 Nmm/mm
1.33M,, = 510493,64 Nmm/mm

®M,, > min(1.2M,, o 1.33M,)
529617,66 = 369538,90
Para el estado de resistencia: Usar barras de @16mm c¢/250mm
b2) Cortante

S'l’l C

La resistencia nominal al corte V},, se debera determinar como menor valor entre:
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Vi =Ve + Vs 0 Vyp = 0.25f by,

Donde:
p=2
bv=1mm
C
d, = max|d, - 53094, 0.72h| = 717,00 mm

Apfydy(cotd+cota)sina

/4 no se toma en cuenta para estribos.

s
V. =0.0838./f .bd, = 54551 N/mm
Vo = 3764,82 N/mm
V. = @V, = 490,96 N /mm
=%
490,96 > 140,83
¢) Armadura de contraccion y temperatura

. 075bh
S fy

= 1,43 mm?/mm

Usar barras @12mm ¢/300mm
4.5.3.1.4.3. Disefo del talon del estribo
Cuadro 4.5.3.1.4.3.- 1. Fuerza Vertical Factorada.

. Dltalo | VLSft | Dleart | Verticale B-2e B-2e
Item h B-2e gmax Cortante Cortante
n g s -Lp-ta -Lp-ta
. N/m Arriba Abajo
Notacion DC LS EV mm mm mm
m (N) (N)
Vn (N) 48,00 8,54 224,00
Resis 5897,2 3097,2 | 3097,2
60,00 14,94 302,40 377,34 0,12 384,44 7,10
1(max) 0 0 0
5691,5 28915 2891,5
Servicio | 48,00 8,54 224,00 280,54 1 1 L 0,09 264,64 15,90
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Cuadro 4.5.3.1.4.3.- 2. Momento factorado.

Momento Factorado

item Dltalon | VLSftg Dlearth | Momento | Momento Total
Notacién DC LS EV Abajo Arriba
Fuerza (N) 48,00 8,54 224,00
Brazo (e)(mm) | 1000,00 | 1000,00 | 1450,00
M (Nmm) 48000,00 | 8537,23 | 324800,00
Resis I(max) | 60000,00 | 14940,16 | 438480,00 | 513420,16 | 595338,3372 | -81918,18
Servicio | 48000,00 | 8537,23 | 324800,00 | 381337,23 | 382602,3688 | -1265,13

a) Estado limite de servicio

al) Durabilidad
Datos:

h =1000 mm
d=913 mm
r=75mm

b=1mm

Mupy,ser1 = 1265,13 Nmm/mm
Mupyres1 = 81918,18 Nmm/mm

Vupwres:1 = 282,14 Nmm/mm

As =

foxjrd

Se utilizan barras de @16mm c/250mm: A; = 0,21 mm?/mm

a2) Control de fisuracién

f. < 0.8f,

> A = 0.01 mm?/mm
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M
fC=1—=>fC = 0,01 MPa
Ebh2
Por lo tanto:
0,01 MPa < 2.31MPa

Por lo tanto la seccién no se fisura.

b) Estado limite de resistencia

bl) Flexion
Distribucion rectangular de tensiones
Bl =085

_ _ As*fy L
c=5,72 mm c= IYTATIL a=f1*c
a=4,86 mm

La resistencia nominal es:
a
M, = Af, (d - E) = 79011,07 Nmm/mm

OM,, = 0.9M,, = 71109,96 Nmm/mm
La armadura minima deberia estar adecuada para desarrollar una resistencia a flexion
mayorada M,. = @M,,, como minimo valor entre 1.2M_,. 0 1.33M,,.

Momento de fisuracion (M,,.)

bh?
Spe = - = 166667.00 mm3/mm

M. = Sypcfy = 481170.00 Nmm/mm
1.2M., = 577404.54 Nmm/mm
1.33M,, = 108951,17Nmm/mm

®M,, > min(1.2M,, o 1.33M,)
71109,96 > 108951,17
Para el estado de resistencia: Usar barras de @16mm c¢/250mm
b2) Cortante

La resistencia nominal al corte V},, se debera determinar como menor valor entre:
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Vi =Ve + Vs 0 Vyp = 0.25f by,
Donde:
p=2

bv=1mm

C
d, = max|d, - 53094, 0.72h| = 910 mm

Apfydy(cotd+cota)sina
s

/4 no se toma en cuenta para estribos.

V. =0.0838./f .bd, = 691,97 N/mm
Vno = 4775,60 N/mm
V. = @V, = 622,77 N/mm
=%

622,77 = 282,14
¢) Armadura de contraccion y temperatura
4, = 0.75bh

fy

Usar barras @12mm ¢/200mm

4.5.3.1.4.4. Disefio de la puntera del estribo

= 1,786 mm?/mm

Cuadro 4.5.3.1.4.4.- 1. Cortantes y Momentos Maximos.

gmax | Cortante | Momento

N/mm N N*mm

Resis I(max) | 0,12 | 24825 | 24824757

Servicio | 0,09 183,05 | 183045,78

a) Estado limite de servicio
al) Durabilidad
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Datos:
h =1000 mm :
d =913 mm ho d

r=75mm

b=1mm
Mup,y,ser1 = 183045,78 Nmm/mm
Mupyres1 = 248247,57 Nmm/mm

Vupwres1 = 248,25 Nmm/mm

A = > As = 0,91 mm?/mm

forjxd
Se utilizan barras de @12mm ¢/250mm: A; = 1,07 mm? /mm

a2) Control de fisuracién
fe < 0.8f,

M
fe=1—=>f:=110MPa
gbh2
Por lo tanto:

1,10 MPa < 2.31MPa
Por lo tanto la seccién se fisura

b) Estado limite de resistencia

b1l) Flexion
Distribucion rectangular de tensiones
B1=0,85

_ _ As*fy R
€=29,67 mm c= 0850/ B a=p*c
a=2522mm

La resistencia nominal es:
a
M, = Af, (d - E) = 405079,70 Nmm/mm

OM,, = 0.9M,, = 364571,73 Nmm/mm
La armadura minima deberia estar adecuada para desarrollar una resistencia a flexion
mayorada M,. = @M,,, como minimo valor entre 1.2M_, 0 1.33M,,.

Momento de fisuracion (M)
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bh?
Spe = - = 166667.00 mm3/mm

M, = Sp.f. = 481170.00 Nmm/mm

1.2M., = 577404.54 Nmm/mm
1.33M,, = 330169,27 Nmm/mm
@M, = min(1.2M,, o 1.33M,,)
364571,73 = 330169,27
Para el estado de resistencia: Usar barras de @12 mm ¢/250 mm
b2) Cortante

La resistencia nominal al corte V},, se debera determinar cbmo menor valor entre:

Vi1 =Ve + Vs 0 Vi = 0.25f 0byd,
Donde:
=2

bv=1mm

c
d, = max |d, - 53094, 0.72h| = 898.00 mm

Apfydy(cotd+cota)sina
s

A

no se toma en cuenta para estribos.

V. = 0.083B./f .bd, = 682,86 N/mm

Vno = 4712,75 N/mm
V, = @V, = 614,58 N/mm
izl

606.74 > 248,25
c¢) Armadura de contraccion y temperatura
4, = 0.75bh
fy
Usar barras @12mm ¢/200mm
4.5.3.2. Alas de Estribos
4.5.3.2.1. Cargas y presiones de tierra

= 1.786 mm?/mm

4.5.3.2.1.1. Calculo de los efectos de la carga muerta
Carga muerta del cuerpo o alma DLg;e, = 153,60 N/mm

Carga muerta de la fundacion DLsy, = 68,40 N/mm
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Carga muerta de la tierra sobre el talén DL,4,., = 204,80 N/mm

4.5.3.2.1.2. Célculo de los efectos de carga del suelo

Cargas de suelo

Cargas debido al peso propio del estribo

Carga lateral en la parte inferior de cuerpo o alma REH e, = 167.50 N/mm
Carga lateral en la parte inferior de la fundacion REH; = 167.50 N/mm
4.5.3.2.2. Analisis y combinaciones de carga

a) Parte inferior del cuerpo o alma:

Cuadro 4.5.3.2.2.- al. Fuerza cortante longitudinal factorada.

Item Rehstem
Notacion EH Total
HNn(N) 167,50
Resis I(max) | 251,25 | 251,25
Servicio | 167,50 | 167,50

Cuadro 4.5.3.2.2.- a2. Momento factorado.

Item Distem | Rdctot | Rehstem
Notacion DC DC EH Total
Fuerza (N) 153,60 153,60 167,50
Brazo (mm) | 400,00 400,00 2666,67
Mn (N*mm) | 61440,00 | 61440,00 | 446668,12
Resis I(max) 0,00 76800,00 | 670002,18 | 746802,18
Servicio | 0,00 61440,00 | 446668,12 | 508108,12

b) Parte inferior de la zapata:
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Cuadro 4.5.3.2.2.- b2. Fuerza Cortante longitudinal factorada.

Cuadro 4.5.3.2.2.- b1. Fuerza Vertical Factorada.

Item Distem | DLftg | Rdctot | Dlearth | Total
Notacion DC DC DC EV
Vn(N) 153,60 | 68,40 | 222,00 | 204,80
Resis I(max) | 192,00 | 85,50 | 277,50 | 276,48 | 553,98
Servicio | 153,60 | 68,40 | 222,00 | 204,80 | 426,80

Item Rehftg | Total
Notacion EH
HNn(N) 167,50
Resis I(max) | 251,25 | 251,25
Serviciol | 167,50 | 167,50

Cuadro 4.5.3.2.2.- b3. Momento Factorado.

Item Dlstem DL ftg RDCtot | Dlearth | REHftg
Notacion DC DC DC EV EH Total
Fuerza (N) 153,60 68,40 222,00 204,80 167,50
Brazo (mm) | 2200,00 2100,00 1925,00 800,00 2666,67
Mn 337920,0 | 143640,0 | 427350,0 | 163840,0 | 446668,1
(N*mm) 0 0 0 0 2
Resis 422400,0 | 179550,0 | 534187,5 | 221184,0 | 670002,1 | 1425373,6
I(max) 0 0 0 0 8 8
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337920,0
0

Servicio |

143640,0
0

427350,0
0

163840,0
0

446668,1
2

1037858,1

2

4.5.3.2.3. Revisar los criterios:

a) Ubicacion de la excentricidad (vuelco)

Cuadro 4.5.3.2.3.- al. Verificacion del criterio de excentricidad.

Estados limite | Momento | Cargas Vert. e emax | Verificacion
(N*mm) (N) (mm) | (mm)
Resis I(max) | 1425373,68 553,98 472,97 | 1050,00 e<emax OK!
b) Seguridad frente al deslizamiento
Cuadro 4.5.3.2.3.- bl. Verificacion frente al deslizamiento.
Estados limite | Cargas Vert. | tand | @s | @fru | Fhu | Verificacion
Resis I(max) 553,98 0,58 | 0,80 | 255,72 | 251,25 | @fru>Fhu | OK!
c) Seguridad frente a la capacidad de apoyo
Cuadro 4.5.3.2.3.- c1. Fuerza Vertical Factorada.
item Dlstem | DLftg | Rdctot | Dlearth | Total
Notacién DC DC DC EV
Vn(N) 153,60 | 68,40 | 222,00 | 204,80
Resis I(max) | 192,00 | 85,50 | 277,50 | 276,48 | 553,98
Servicio | 153,60 | 68,40 | 222,00 | 204,80 | 426,80
Cuadro 4.5.3.2.3.- c2. Momento Factorado.
item Dlstem DLftg RDCtot | Dlearth | REHftg
Notacién DC DC DC EV EH Total
Fuerza (N) 153,60 68,40 222,00 204,80 167,50
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Brazo (mm) | 2200,00 2100,00 1925,00 800,00 2666,67
Mn 337920,0 | 143640,0 | 427350,0 | 163840,0 | 446668,1
(N*mm) 0 0 0 0 2
Resis 422400,0 | 179550,0 | 534187,5 | 221184,0 | 670002,1 | 1425373,6
I(max) 0 0 0 0 8 8
o 337920,0 | 143640,0 | 427350,0 | 163840,0 | 446668,1 | 1037858,1
Servicio |
0 0 0 0 2 2
Cuadro 4.5.3.2.3.- ¢3. Verificacidn de la capacidad de apoyo.
Estados dgqul Cargas gma | Verificacio
qult | @ e B-2e
limite t Vert. X n
02 | 0,4 5145,9 OK
Resis 1(max) 0,126 553,98 0,11 | Gqult>gmax
8 5 472,970 4 !
02| 04 4863,4 OK
Servicio | 0,126 426,80 0,09 | Oqult>qmax
8 5 331,720 4 !

4.5.3.2.4. Diseiio de armaduras para el estribo:

4.5.3.2.4.1. Disefio del cuerpo o alma del estribo

a) Estado limite de servicio

al) Durabilidad

Datos:

h =800 mm
d =744 mm
r=50 mm

b=1mm

Mupy,sep1 = 508108,12 Nmm/mm
Mupyres1 = 746802,18 Nmm/mm

Vupwres1 = 251,25 Nmm/mm
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A = => A, = 3,10 mm?/mm

fs*j*d
Se utilizan barras de @25mm c/250mm: A, = 3,82 mm?/mm

a2) Control de fisuracion
f- < 0.8f.

M
fe=1—=>f. =476 MPa

2 ph2
6bh

Por lo tanto:
476 MPa < 2.31MPa
Por lo tanto la seccién se fisura

b) Estado limite de resistencia

bl) Flexion
Distribucion rectangular de tensiones
Bl =0.85
_ _ As*fy R
¢ =105,87 mm €= osrapan &= Pi*cC
a=289,99 mm

La resistencia nominal es:
a
M, = Asf, (d - E) = 1122870,25 Nmm/mm

OM,, = 0.9M,, = 1010583,22 Nmm//mm
La armadura minima deberia estar adecuada para desarrollar una resistencia a flexion
mayorada M,. = @M,,, como minimo valor entre 1.2M_,. 0 1.33M,,.

Momento de fisuracion (M,,.)

Spe = b?hz = 106667,00 mm3/mm
M. = Spefy = 307949,00 Nmm/mm
1.2M,, = 369538,90 Nmm/mm
1.33M,, = 993246,90 Nmm/mm
@M, > min(1.2M,, 0 1.33M,)
1010583,22 = 369538,90

Para el estado de resistencia: Usar barras de @25mm ¢/250mm
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b2) Cortante

La resistencia nominal al corte V},, se debera determinar cbmo menor valor entre:

Donde:
=2

bv=1mm

d, = max [de

c
2

A

N

_ Ayfydy(cotd+cota)sina

V. =0.0838/f .bd, = 525,70 N/mm
Vno = 3628,08 N/mm

;0.9d,; 0.72h| = 691.00 mm

Vi =Ve + Vs 0 Vi = 0.25f . byd,

no se toma en cuenta para estribos.

V, = @V, = 473,13 N/mm
izl

473,13 = 251,25

¢) Armadura de contraccion y temperatura

N

Usar barras @12mm ¢/300mm.

0.75bh
A =

fy

4.5.3.2.4.2. Diserio del talon de las alas del estribo

= 1,43 mm?/mm

Cuadro 4.5.3.2.4.2.- 1. Fuerza Vertical Factorada.

item Ditalon | Dlearth | Vertical B-2e B-2e-Lp-ta B-2e-Lp-ta | gmax Cortante Cortante
Notacion DC EV mm mm mm N/mm | Arriba (N) | Abajo (N)
Vn (N) 30,72 | 204,80
Resis I(max) 38,40 276,48 314,88 5145,94 2545,94 2545,94 0,11 274,08 40,80
Servicio | 30,72 204,80 235,52 4863,44 2263,44 2263,44 0,09 198,63 36,89
Cuadro 4.5.3.2.4.2.- 2. Momento Factorado.
Item Dltalon | Dlearth | Momento | Momento | Total
Notacion DC EV Abajo Arriba
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Fuerza (N) 30,72 204,80

Brazo (e)(mm) | 800,00 1450,00

M (Nmm) 24576,00 | 296960,00

Resis I(max) | 30720,00 | 400896,00 | 431616,00 | 348895,589 | 82720,41

Servicio | 24576,00 | 296960,00 | 321536,00 | 224796,145 | 96739,85
a) Estado limite de servicio
al) Durabilidad
Datos:
h =800 mm
d=713 mm h d
r=75mm
b=1mm

b
Mupyser1 = 96739,85 Nmm/mm
Mupyres1 = 82720,41 Nmm/mm
Vupwres1 = 232,45 Nmm/mm
— — — 2
A AYEY. => A; = 0,62 mm*/mm

Se utilizan barras de @16mm c/250mm: A; = 0,57 mm?/mm

a2) Control de fisuracion
f. < 0.8f.

—— =>f.=0,91 MPa

Por lo tanto:
0,91 MPa < 2,31MPa

b) Estado limite de resistencia
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b1) Flexién

Distribucion rectangular de tensiones

B1=0.85

_ _ As*fy . _
¢ =15,81 mm C = Sasefepi &= Bi*c
a=13,44 mm

La resistencia nominal es:
a
M, = Af, (d - E) = 169302,71 Nmm/mm

®M,, = 0.9M,, = 152372,44 Nmm/mm
La armadura minima deberia estar adecuada para desarrollar una resistencia a flexion
mayorada M,. = @M,,, como minimo valor entre 1.2M_,. 0 1.33M,,.

Momento de fisuracién (M,,)
2

Spe = % = 106667,00 mm3/mm
M, = Spcf. = 307949,00 Nmm/mm
1.2M,., = 369538,90 Nmm/mm
1.33M,, = 110018,15 Nmm/mm
@M, = min(1.2M,, o 1.33M,,)
152372,44 > 110018,15
Para el estado de resistencia: Usar barras de @12mm ¢/300mm
b2) Cortante
La resistencia nominal al corte V;,, se debera determinar cbmo menor valor entre:
Vi = Ve + Vs 0 Vi = 0.25 b, d,

Donde:
B=2
bv=1mm
c
d, = max|d, - 53094, 0.72h| = 705,00 mm

Apfydy(cotd+cota)sina

Vs . no se toma en cuenta para estribos.

V. = 0.0838F .bd, = 535,99 N/mm
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Vo = 3699,12 N/mm
V. = @V, = 482,39 N/mm
izl
482,39 > 232,45
¢) Armadura de contraccion y temperatura
4 = 0.75bh
fy

Usar barras @12mm c¢/200mm

= 1,43 mm?/mm

4.5.3.2.4.3. Disefio de la puntera de las alas del estribo

Cuadro 4.5.3.2.4.3.- 1. Cortantes y Momentos Méaximos.

Cortantes y Momentos Maximos.

gmax | Cortante | Momento

N/mm N Nmm

Resis I(max) | 0,11 193,78 | 174399,19

Servicio | 0,10 199,54 | 199537,81

a) Estado limite de servicio
al) Durabilidad

Datos:

h =800 mm

d=713mm hi | d

r=75mm

b=1mm
Mupyser1 = 142166,04 Nmm/mm
Mupywres1 = 174399,19 Nmm/mm

Vupwres1 = 193,78 Nmm/mm

A = > A = 0,90 mm?/mm

forjxd
Se utilizan barras de @12mm c/250mm: A; = 1,01 mm?/mm

165



a2) Control de fisuracién
f. < 0.8f.

M
f. = T => fe = 1,33 MPa
Ebh2
Por lo tanto:
1,33 MPa < 2,31MPa

b) Estado limite de resistencia

bl) Flexion
Distribucion rectangular de tensiones
B1=0.85

_ _ As*fy L
c=27,89 mm €= Sesrrpon &= By *cC
a=23,71 mm

La resistencia nominal es:
a
M, = Af, (d - E) = 296475,24 Nmm/mm

OM,, = 0.9M,, = 266827,71 Nmm/mm
La armadura minima deberia estar adecuada para desarrollar una resistencia a flexién
mayorada M, = @M,,, como minimo valor entre 1.2M_,. 0 1.33M,,.

Momento de fisuraciéon (M,,.)

Spe = b?hz = 106667,00 mm3/mm
M. = Spefy = 307949,00 Nmm/mm
1.2M., = 369538,90 Nmm/mm
1.33M,, = 231950,92 Nmm/mm
@M, = min(1.2M,, o 1.33M,,)
266827,71 = 231950,92
Para el estado de resistencia: Usar barras de @12mm c/250mm.
b2) Cortante
La resistencia nominal al corte V},, se debera determinar como menor valor entre:
Via = Ve + Vs 0 Vi = 025 byd,
Donde:
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=2
bv =1 mm

C
d, = max|d, - 53094, 0.72h| = 699,00 mm

Apfydy(cotd+cota)sina

Vs

. no se toma en cuenta para estribos.

V. = 0.0838,/f .bd, = 531.40 N/mm
V,, = 3667,42 N/mm
V., = @V, = 478,26 N/mm
=%
478,26 > 193,78
c¢) Armadura de contraccion y temperatura.
4, = 0.75bh
fy

Usar barras @12mm c¢/200mm.

= 1,43 mm? /mm

Cuadro 4.5.3.-1. Resumen de Armaduras en los estribos.

Estribos

Base de Pantalla

167



Armadura Longitudinal

barras de @ 12 mm ¢/30 cm

Armadura Transversal

barras de @ 16 mm c/25 cm

barras de @ 12 mm ¢/25 cm

Parapeto

Armadura Longitudinal

barras de @ 10 mm ¢/30 cm

Armadura Transversal

barras de @ 10 mm c/25 cm

Base de la zapata

Armadura Longitudinal

barras de @ 12 mm ¢/20 cm

Armadura Transversal

barras de @ 12 mm ¢/25 cm

barras de @ 16 mm c/25 cm

Alas de Estribos

Base de Pantalla

Armadura Longitudinal

barras de @ 12 mm ¢/30 cm

Armadura Transversal

barras de @ 25 mm c/25 cm

barras de @ 12 mm ¢/25 cm

Base de la zapata

Armadura Longitudinal

barras de @ 12 mm ¢/20 cm

Armadura Transversal

barras de @ 16 mm c/25 cm

barras de @ 12 mm ¢/25 cm
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Una vez concluido el proyecto “Disefio Estructural de un Puente Vehicular — Peatonal entre

los barrios San Antonio — Aranjuez” se llega a las siguientes conclusiones.
CONCLUSIONES.

- Con la implementacion del proyecto existira una integracion entre los barrios de

Aranjuez y San Antonio, mejorando las condiciones de transporte en los mismos.

- La construccion de dicha estructura permitird consolidar la vinculacién caminera

permanente entre los barrios de la ciudad de Tarija.

- La alternativa C es la que tiene el costo mas bajo por metro lineal de construccion

pero se descart6 debido a:

e Las altas pendientes que significaba para el camino que une los barrios
quedando los lotes en un desnivel significativo.

e El arrastre de sedimentos de la quebrada Verdum es de consideracién, y el
puente alcantarilla requeriria de limpieza constante con maguinaria, por lo que
se tendria que prever un acceso para limpieza, incrementando el costo de

mantenimiento de la obra.

El disefio de los estribos se realiz6 con la capacidad portante mas baja de los dos

pozos tomando la misma por ser el caso mas desfavorable para las fundaciones.

El presupuesto de construccion del proyecto es de Bs 2.547.681,13.
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- El proyecto plantea un precio de 5.872,64 $us/ml de superestructura, encontrandose
el mismo dentro del rango, ya que la media de precios de puentes con las mismas

caracteristicas es de 7.000,00 $us/ml de superestructura.

- El tiempo de ejecucion del proyecto, segun el cronograma es de 227 dias calendario.

- Obtenidos los resultados de la ingenieria bésica, (estudio topografico, geotécnico,
hidroldgico e hidraulico, etc.) y realizando una seleccién de alternativas, (técnicas y
econdmicas) podemos concluir que un puente de vigas de hormigon pretensado de
22.50 m., es una alternativa de disefio factible desde el punto de vista técnico y social,
ya gue el lugar de emplazamiento tiene un desnivel topografico considerable y se
debe de cuidar la estética de los barrios y la comodidad de las personas que los
habitan.

- En el presente proyecto, el barandado del puente se disefié con pasamanos de acero
galvanizado para brindar una mayor confortabilidad a los transelntes, las aceras del
puente tienen un ancho de 1,45 m. que permiten transitar a las personas comodamente

atraves de ella.
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RECOMENDACIONES.

- Se recomienda realizar el estudio geotécnico en las inmediaciones de la estructura,
para que de esta manera se pueda confirmar los resultados obtenidos en el estudio

realizado en este proyecto.

- Al momento de elegir los materiales para realizar la construccion de la obra se debe
de tomar en cuenta la calidad de los mismos, para asi obtener los mejores resultados

de resistencia en la estructura.

- Cuando la estructura esté en operacion se debe realizar mantenimiento continuo en la

obra manteniendo fluido el trafico.

- Tomando en cuenta que la norma AASHTO LRFD 2004 tiene origen norteamericano
algunas de sus exigencias y recomendaciones no se acomodan muy bien en nuestro
medio; es por esta razén que algunas veces en ciertos detalles se ve la necesidad de

tomar en cuenta otros criterios.

- Serecomienda por practica y seguridad, desarrollar un disefio de fundacién de ambos
estribos en base a la menor capacidad portante del suelo, siempre y cuando sus valores

sean aproximados entre si y los estribos se encuentren proximos entre ellos.

- Muchos proyectos de puentes sobre rios que se realizaron, no toman mucha
importancia al estudio hidroldgico e hidraulico, es recomendable por seguridad

realizar un estudio detallado de este, para evitar riesgos de colapso de la estructura.
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- Esrecomendable que se disefien apoyos de neopreno compuestos ya que los mismos
funcionan como fijos con relacion a las deformaciones horizontales y como moviles

con respecto a las deformaciones restantes a las que esta sometida la estructura.

- Si es que amerita, se debe colocar proteccion de gaviones en las inmediaciones del

puente.

- Es recomendable utilizar agregados que tengan como méaximo un tamafio de 2" para

las estructuras hormigonadas con resistencia de 21 MPa.
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