1. ANTECEDENTES:

1.1  El Problema.- La Carretera que une a Tarija con la Comunidad de Camacho (Red
Vial Departamental) consta de dos tramos “Tarija — Tolomosa Grande, Tolomosa Grande
Camacho”. El primer tramo esta asfaltado (Pavimento Flexible), y se encuentra en
condiciones normales de funcionamiento; en el segundo tramo la carretera presenta
inconvenientes al cruzar el “Rio Mena” ubicado en la comunidad de Churquis (Prov.
Cercado), quedando obstruida temporalmente en época de lluvias, ademéas a este rio se lo
cruza tres veces ya que tiene una forma de “S”, y se sabe que en el primer cruce ya se

construyé un Puente, por lo tanto quedan dos vados que estan causando el problema.

1.1.1 Planteamiento del Problema.- Durante la época de lluvias, el problema que tienen
los habitantes de las diferentes comunidades que son usuarios de la carretera, es que no
pueden llegar a la ciudad por las crecidas del Rio Mena que se constituye en un obstaculo
para el cruce temporal en la carretera.

Las principales causas que ocasionan la obstruccién de la carretera en el Rio Mena y que

generan inconvenientes al trafico permanente son:

v" Grandes crecidas de caudal en época de lluvias.
v" Desequilibrio del rio, debido a la inadecuada explotacién de aridos aguas arriba

provocando cambios bruscos en la pendiente y cause del rio.

Si se sigue teniendo problemas al cruzar el rio en dicho tramo de carretera, los habitantes de
las diferentes comunidades que transitan por la carretera no podran hacer llegar sus
productos al mercado en época de lluvias, habra percances al asistir a los trabajos rutinarios
de personas que ejercen su funcion en la ciudad como asi también inseguridad vial para el
trafico que hace uso de la misma; los cuales traeran consigo conflictos sociales entre los

beneficiarios por la carretera y las instituciones del Gobierno Departamental de Tarija.

Por lo tanto se hace necesario plantar las siguientes alternativas de solucion:



v" Desvio del Camino Carretero:

Desviar el camino por la parte de arriba (Direccion Este, Ver Plano 1).

v’ Construcciéon de dos Badenes:

Hormigén Ciclopeo

Hormigon Armado

v Construccion de dos Puentes:

Madera

Metalico

Hormigon Armado
Hormigon Pretensado
Mixto (H°A° y HOP®)

1.1.2 Formulacion del Problema.- Con la Apertura de un desvio se puede solucionar el
problema, evitando el cruce del rio al menos dos veces; ya se lo debe cruzar tres veces.
Sabiendo que en el primer cruce ya existe un puente construido, pero al realizar la apertura
de un desvio la carta geografica muestra grandes depresiones topogréaficas, lo que significa
pasar quebradas, ademas se aumenta aproximadamente de 5 a 6 Km de carretera; por lo

tanto la alternativa 1 no es viable.

Si construimos badenes, podemos pasar cuando el rio cuando este en condiciones normales
de funcionamiento por que la plataforma de la carretera serd firme y construida con una
losa de H°C® o H°A° dependiendo del caso, pero no se podra cruzar cuando ocurran las
maximas crecidas. Entonces no estamos dando una solucién definitiva al problema, ademés
se sabe que es un rio de cabeceras de montafas y trae consigo grandes pedregones, y esta
erosionando y socavando constantemente, lo que provocara un rapido deterioro de la obra.

Es por eso que la alternativa dos queda descartada.

Con la construccién de dos puentes se soluciona el problema, dejando que el rio siga su

cauce y que la carretera no tenga inconvenientes en época de lluvias, en este proyecto se



disefiard el Puente para el segundo cruce, con esto no se solucionard por definitiva el
problema ya que queda un cruce mas por salvar, pero se minimizara en gran parte.

Entonces nos quedamos con la alternativa 3, con la construccién de un Puente.

1.1.3 Sistematizacion.- De la alternativa planteada que seria la construccion de un puente
para el segundo vado a fin de minimizar el problema, se tendra que analizar cual es el mas
conveniente y apropiado ya sea de H°A°, H°P°, Metélico o de Madera pudiendo ser éste de
un solo tramo con dos estribos, o dos tramos con una pila al medio como el puente ya
construido en el primer cruce, teniendo en cuenta el factor técnico y econémico, ademas de

brindar confort a los beneficiados con el Proyecto.

No es aconsejable construir un Puente de Madera por el alto costo de mantenimiento ya que
la madera es atacada por agentes corrosivos y esto hace que reduzca su tiempo de vida Util.
Ademas por esta carretera circula trafico pesado por lo que se requiere tener una buena
resistencia en lo que respecta a los materiales de que va estar construido el puente; es por

es0 que esta posibilidad esta descartada.

El puente metalico puede ser una solucion viable al problema, pero se descarta por el
elevado costo del acero en nuestro pais y el constante mantenimiento de las vigas metalicas

para evitar la corrosién de los elementos que reducen la vida util del puente.

En el Perfil de Proyecto de Grado se profundizo el anélisis de alternativas, comparando la
construccion de puentes de Hormigén Armado, Hormigon Pretensado o Mixto. Ademas
teniendo el estudio topografico se llegd a la conclusién de que se construird un puente de
Hormigdn Pretensado con Armaduras Postesas de un claro con una longitud total de 45m;
debido a la dificultad de poner un pila al medio ya que se tiene una socavacion muy

importante; se plantea esta alternativa para ir por el lado de la seguridad.



1.2 Objetivos.- El Proyecto de Ingenieria Civil tiene los siguientes objetivos:

1.2.1 Objetivo General:

Realizar el disefio estructural de un puente de Hormigdn Pretensado sobre el Rio Mena
como una alternativa viable al problema, para mejorar las condiciones de vida de los
pobladores de las comunidades beneficiadas con el proyecto, dotando a los mismos de
mejores condiciones en las vias camineras que posibiliten el transito fluido entre las zonas
de produccion y los centros de comercializacion y de esta manera contribuir con el

desarrollo de la region.

1.2.2 Objetivos Especificos:

v Mejorar la calidad de vida de los habitantes de las comunidades que circulan por la
carretera.

v' Integracion de las comunidades beneficiadas con el proyecto y la ciudad de Tarija.

v" Disefiar un puente que garantice el transito de manera permanente.

v" Contribuir con el Proyecto a la produccion agricola y ganadera de la zona.

v Reducir los indicadores de pobreza en la zona del proyecto.

1.3 Justificacion.- Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de

Ing. Civil son las siguientes:

1.3.1 Teodrica (académica).- EI presente proyecto, permitira profundizar los
conocimientos sobre el disefio de puentes de Hormigdn Pretensado, aportando a las

comunidades beneficiadas con un trabajo de ingenieria.

1.3.2 Metodologica (técnica).- Validar la utilizacion de procedimientos y métodos para
el disefio de puentes realizado mediante un calculo completamente manual, con la ayuda

del programa Microsoft Excel 2010.

1.3.3 Practica (social — institucional).- Cooperar al municipio para que consiga

financiamiento y se llegue a una solucion adecuada al problema planteado, y de este modo
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el rio no genere mayores inconvenientes a la carretera en época de lluvias, evitando

conflictos sociales e institucionales.

1.4  Localizacion.- El cruce del “Rio Mena” (Carretera Tolomosa Grande — Camacho)
se encuentra ubicado en la comunidad de Churquis, Prov. Cercado del Departamento de
Tarija. Como ya se describié anteriormente, consta de tres cruces sobre el mismo, en el
primer cruce donde ya se construyé un puente se encuentra la linea divisoria de las
comunidades de Tolomosa Grande y Churquis (Prov. Cercado) (ANEXO II). En este
Proyecto de Ing. Civil se plantea la solucion para el segundo cruce con la construccién de

un puente mixto de Hormigon Pretensado y Hormigén Armado.

1.5  Dimensién Temporal.- Para el Disefio Final del Proyecto nos ajustamos al tiempo
de vida util con el cual se deben construir los puentes, el cual responde a 100 afios de
servicio brindando la seguridad y el confort necesario para los usuarios de la carretera.

1.6 Alcance del Proyecto.- En consecuencia con el analisis de alternativas realizado en
el perfil de proyecto, se establecid que la alternativa viable es el disefio estructural de un
puente mixto de Hormigon Pretensado y Hormigon Armado.

1.7 Resultados a lograr.- En el desarrollo del proyecto “Disefio Estructural de un

Puente sobre el Rio Mena”, se plantean los siguientes resultados:

a) Estudio de Suelos y Geotécnico, estableciendo el perfil litologico del suelo y capacidad
portante.

b) Estudio Topogréafico, generando un plano de curvas de nivel a detalle, secciones
transversales y trazando la rasante del puente.

c¢) Estudio hidroldgico, determinando de la maxima crecida extraordinaria, encontrando el
tirante maximo del rio y calculando de la méxima socavacion posible.

d) Disefio y calculo estructural del puente, infraestructura y superestructura.

e) Elaboracion de las especificaciones constructivas.



2.1

MARCO TEORICO.-

Generalidades.-

La gran irregularidad topografica de nuestro pais, el rapido desarrollo y crecimiento de
la poblacién han determinado que las vias de comunicacién requieran con gran

frecuencia la construccién de Puentes, ya sean urbanos o rurales.

Por su parte, el transporte de pasajeros, asi como el de carga, ha venido mostrando
referencia por el uso de las carreteras, debido a las facilidades que éstas ofrecen, ya sea
por los costos de transporte, o bien por la flexibilidad en su utilizacion. Estas
condiciones y otras mas, hacen que la construccién de puentes sea imprescindible para

satisfacer las necesidades de los usuarios de las carreteras.

2.1.1 Definicién de Puentes.- Son obras de arte destinadas a salvar depresiones del

terreno, pasos sobre corrientes de agua o cruces a desnivel permitiendo la circulacion

ininterrumpida de peatones, vehiculo, agua y otros.

2.1.2 Clasificaciones de Puentes.- Debido a la gran variedad, son muchas las formas en

que se pueden clasificar los puentes, pero aqui solo se manejara las siguientes:

a) Por el Material que se usa:

Puentes de madera, puentes de mamposteria de ladrillo, puentes de hormigon
ciclépeo, puentes de hormigoén armado, puentes de hormigon pretensado, puentes

de seccién mixta, puentes metalicos.

b) Por la forma en que resiste:

Puentes de vigas, puentes aporticados, puentes de arco, puentes en volados

sucesivos, puentes atirantados, puentes colgantes.



c) Por la forma en que se construye:

Prefabricados (los componentes del puente son construidos en fébricas y llevados
al sitio de ubicacion definitiva).

Construidos in situ (se construyen en el sitio de emplazamiento de la obra).

2.1.3 Partes Constitutivas de un Puente.- Fundamentalmente se distinguen la

Superestructura y la Infraestructura.

a) Superestructura: Constituida en término generales por las vigas del puente,

diafragmas, tablero, acera, postes, pasamanos, capa de rodadura, etc.

b) Infraestructura: Todo el conjunto de pilas (columnas intermedias) y estribos

(muros de contencion en los costados) que soportan a la superestructura.

Como elementos intermedios entre la superestructura y la infraestructura se tienen los

Aparatos de Apoyo.

Se consideran también como partes accesorias de los puentes, las prolongaciones de
los aleros de los estribos, los defensivos, protecciones, especialmente en casos de rios
caudalosos, asi como también las alcantarillas de desfogue en los terraplenes de

acceso.

2.1.4 Vigas Principales.- Reciben esta denominacién por ser los elementos que permiten

salvar el vano, pudiendo tener una gran variedad de formas.

2.1.5 Diafragmas.- Son vigas transversales a las anteriores 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.

2.1.6 Tablero.- Es la parte estructural que queda a nivel de subrasante y que transmite

tanto cargas como sobrecargas a las viguetas y vigas principales.



El tablero, preferentemente es construido en hormigon armado cuando se trata de
luces menores, en metal para alivianar el peso muerto en puentes mayores, es
denominado también con el nombre de losa y suele ser ejecutado en madera u otros

materiales.

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 y que en su
momento debera ser repuesta.

Los tableros van complementados por bordillos que son el limite del ancho libre de
calzada y su mision es la de evitar que los vehiculos suban a las aceras que van

destinadas al paso peatonal. Finalmente en el borde van los postes y pasamanos.

2.1.7 Pilas.- Corresponden a las columnas intermedias y estan constituidas de las siguientes
partes:
El coronamiento: es la parte superior donde se alojan los pedestales a los aparatos de
apoyo Yy en consecuencia estd sometido a cargas concentradas; luego viene la
elevacidn que es el cuerpo propiamente de la pila y que en el caso de puentes sobre
rios recibe el embate de las aguas. Posteriormente, se presenta la fundacion que debe
quedar enterrada, debiendo garantizar la transmision de las cargas al terreno de

fundacion.

2.1.8 Estribos.- A diferencia de las Pilas, los estribos reciben ademas del peso de la
superestructura el empuje de las tierras de los terraplenes de acceso al puente, en
consecuencia trabajan también como muros de contencién. Estan constituidos por el
coronamiento, la elevacion y su fundacion, con la caracteristica de que normalmente

Ilevan aleros tanto aguas arriba como abajo, para proteger el terraplén de acceso.



2.2 Estudios Preliminares.-

Antes de proceder con el disefio del Proyecto de un Puente, es indispensable realizar los
estudios basicos que permitan tomar conocimiento pleno de la zona, que redunde en la
generacion de informacion basica necesaria y suficiente que concluya en el planteamiento
de soluciones satisfactorias, plasmadas primero en anteproyectos y luego en proyectos
definitivos reales, y ejecutables.

El proyectista deberd informarse adecuadamente de las dificultades y bondades que
caracterizan a la zona, antes de definir el emplazamiento del puente. Emplazamiento que
deberd ser fruto de un estudio comparativo de varias alternativas, y que sea la mejor
respuesta dentro las limitaciones (generacion de informacion) y variaciones de
comportamiento de los cambios naturales y provocados por la naturaleza.

Debe igualmente especificar el nivel de los estudios béasicos y los datos especificos que
deben ser obtenidos. Si bien es cierto que los datos naturales no se obtienen nunca de un
modo perfecto, estos deben ser claros y Utiles para la elaboracion del proyecto. Las
especificaciones y metodologia a seguir para la realizacion de los estudios basicos no son
tratados en esta obra. Los estudios béasicos deben ser realizados de acuerdo a los
requerimientos del proyectista, por personal especializado, con experiencia, y segin los
procedimientos que se establecen en los manuales especializados de Ingenieria de Puentes,

que en general son mas exigentes que lo requerido para las edificaciones.

2.2.1 Estudio de Suelos y Geotécnico.-

Estudio geotécnico con sondeos geofisicos y perforacion de pozos en los ejes de los
probables emplazamientos de la infraestructura, traducidos en perfiles geologicos con
identificacion de capas, espesores, tipos de suelos, clasificacion, tamafio medio de sus
particulas, dureza, profundidad de ubicacion de la roca madre y todas sus caracteristicas
mecanicas. lgualmente debera incorporarse el material predominante del lecho del rio, su
tamafo medio, la variabilidad del lecho del rio, la cota mas baja, sus tendencias de
socavacion, y finalmente un informe en el que debe recomendarse la cota y tipo de

fundacion.
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2.2.2 Estudio Topogréfico.-

Debe contener como minimo, un plano de ubicacion, planimetria con curvas de nivel cada
metro si la quebrada es profunda; o mas juntas si el terreno es llano 6 las barrancas son
poco definidas. Secciones transversales en el eje propuesto enlazado con el eje de la via,
otras aguas arriba y abajo, situadas cada 10 6 20 metros segun la necesidad, y condiciones
topogréficas, un perfil longitudinal del eje del lecho del ri6 en 500 metros (6 mas segun la

necesidad) aguas arriba y abajo

2.2.3 Estudio Hidrologico e Hidraulico.-

Este estudio debe contener por lo menos la media anual de las precipitaciones, las crecidas
maximas y minimas, la velocidad maxima de la corriente, el caudal, las variaciones

climatéricas y materiales de arrastre (palizada, ttmpanos de hielo, y otros).

Deben establecer las caracteristicas hidroldgicas de los regimenes de avenidas méaximas y
extraordinarias y los factores hidraulicos que conllevan a una real apreciaciéon del
comportamiento hidraulico del rio que permiten definir los requisitos minimos del puente y
su ubicacion 6ptima en funcion de los niveles de seguridad o riesgos permitidos o
aceptables para las caracteristicas particulares de la estructura.

Los estudios de Hidrologia e Hidraulica para el disefio de puentes deben permitir establecer

lo siguiente:

Caudal méximo de disefio hasta la ubicacion del cruce.
Comportamiento hidraulico del rio en el tramo que comprende el cruce.
Nivel maximo de agua (NAME) en la ubicacion del puente.

Nivel minimo recomendable para el tablero del puente.

Profundidad de Socavacion.

N N R

Profundidad minima recomendable para la ubicacion de la cimentacion, segun el tipo
de cimentacion.

v" Obras de Proteccion necesarias.
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2.3 Normas de Disefio.-

2.3.1 Norma para disefio de Puentes.- Ya que nuestro pais Bolivia no cuenta con una
norma propia para el disefio de puentes se nos permite hacer uso de las
recomendaciones de la norma AASHTO LRFD (2004).

Los requisitos de disefio de estas especificaciones emplean la metodologia del Disefio por

Factores de Carga y Resistencia (LRFD).

2.3.2 Norma para disefio de elementos de Hormigon Armado.- Para el disefio de las
piezas de hormigon armado trabajaremos con la norma americana ya que la
normativa para puentes es de los EE.UU. de esa manera conseguimos una mayor
compatibilidad entre normas. Es por esto que las piezas de hormigon se disefiaran con
la norma ACI-318 (2005) en combinacion de la norma AASHTO LRFD (2004).

2.4 Cargas Para el Disefio del Puente.-

De acuerdo con la AASHTO LRFD (2004), se deben considerar las siguientes Cargas:

v' Cargas Permanentes:

DD: Friccion negativa (No Aplica).

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 postensado (No Aplica).

ES: Sobrecarga del Suelo.

EV: Presidn vertical del peso propio del suelo de relleno.
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v' Carqas Transitorias:

BR: Fuerza de frenado de los vehiculos.

CE: Fuerza centrifuga de los vehiculos.

CR: Fluencia Lenta (No Aplica).

CT: Fuerza de colision de un vehiculo (No Aplica).
CV: Fuerza de colision de una embarcacion (No Aplica).
EQ: Sismo (No Aplica).

FR: Friccion.

IC: Carga de Hielo (No Aplica).

IM: Incremento por Carga Vehicular Dindmica.

LL: Sobrecarga Vehicular.

LS: Sobrecarga Viva.

PL: Sobrecarga Peatonal.

SE: Asentamiento (No Aplica, es insignificante).
SH: Contraccién (No Aplica).

TG: Gradiente de Temperatura (No Aplica).

TU: Temperatura Uniforme (No Aplica).

WA: Carga Hidréulica y Presion del Flujo de Agua.
WL.: Viento sobre la Sobrecarga.

WS: Viento sobre la Estructura.

2.4.1 Factores de Carga y Combinaciones de Cargas.

La solicitacion mayorada total se tomara como:

Donde:
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ni =

Qi=

Modificador de las Cargas relacionado con la ductilidad, redundancia e importancia
operativa.
Solicitaciones de las Cargas.

vi = Factores de Carga especificados en la Tabla (2.4.1-1) y (2.4.1-2)

Los componentes y conexiones de un puente deberan satisfacer la ecuacion (2.4.1-1) para

las combinaciones aplicables de solicitaciones extremas segun se especifica para cada uno

de los siguientes estados limites.

v

RESISTECIA I.- Combinacién de cargas basica que representa el uso vehicular normal
del puente, sin viento.

RESISTENCIA 11.- Combinacion de cargas que representa el uso del puente por parte
de vehiculos de disefio especiales especificado por el propietario, vehiculos de
circulacion restringida, o ambos, sin viento (No Aplica).

RESISTENCIA 11l.- Combinacion de cargas que representa el puente expuesto a
vientos de velocidades superiores a 90 km/hr.

RESISTENCIA 1V.- combinacion de cargas que representa relaciones muy elevadas
entre las solicitaciones, provocadas por las cargas permanentes y las provocadas por las
sobrecargas (No Aplica).

RESISTENCIA V.- Combinacion de cargas que representa el uso del puente por parte
de vehiculos normales con una velocidad del viento de 90 km/hr.

EVENTO EXTREMO I.- Combinacion de cargas que incluye sismo (No Aplica).
EVENTO EXTREMO Il.- Combinacién de cagas que incluye cargas de hielo, colision
de embarcaciones y vehiculos, y ciertos eventos hidraulicos con una sobrecarga
reducida diferente a la que forma parte de la carga de colisién de vehiculos, CT (No
Aplica).

SERVICIO I.- Combinacion de cargas que representa la operacion normal del puente
con un viento de 90 km/hr, tomando todas las cargas a sus valores nominales. También
se relaciona con el control de las deflexiones de las estructuras metalicas enterradas,

revestimientos de tuneles y tuberias termoplasticas y con el control del ancho de

14



fisuracion de las estructuras de hormigon armado. Esta combinacion de cargas también
se deberd utilizar para investigar la estabilidad de taludes.

SERVICIO Il.- Combinacion de cargas cuya intension es controlar la fluencia de las
estructuras de acero y el resbalamiento que provoca la sobrecarga vehicular en las
conexiones de resbalamiento critico (No Aplica).

SERVICIO Ill.- Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en
superestructuras de hormigon pretensado, cuyo objetivo es controlar la fisuracion (No
Aplica).

SERVICIO IV.- Combinaciédn de cargas relacionada exclusivamente con la traccién en
subestructuras de hormigdn pretensado, cuyo objetivo es controlar la fisuracién (No
Aplica).

FATIGA.- Combinaciéon de cargas de fatiga y fractura que se relacionan con la
sobrecarga gravitatoria vehicular repetitiva y las respuestas dindmicas bajo un Unico

camién de disefio con la separacion entre ejes de 9000 mm entre los ejes de 145000 N

(No Aplica).

Tabla (2.4.1-1).- Combinaciones de Carga y Factores de Carga:

DC
Combinacién de Cargas Dp | LL Usar sélo uno por vez
Dw | IM
EH | CE
EV | BR v
Es | PL CR
Estado Limite EL | LS | WA | WS | WL | FR SH TG | SE EQ | ICc | cT| cV
RESISTENCIA I (a menos que - ;
se especifique lo contrario) o | 175 | 1,00 LOO T 050120 ) vre | vse
RESISTENCIA I e | 1.35] 1,00 100 | 0,50/1,20 | y1e | vsE
RESISTENCIA III Te 1,00 | 1,40 1,00 | 0.50/1,20 | y1e | VsE
RESISTENCIAIV - Tp 19
Solo EH. EV, ES, DW, DC 1.5 1,00 1,00} 0.501,20
RESISTENCIA V Yp | 1.35] 1,00 (040 | 1.0 | 1.00 | 050/1,20 | v | VsE
EVENTO EXTREMO I o | veq | 1.00 1,00 1,00
EVENTO EXTREMO II Y | 0.50 | 1,00 1.00 1,00 | 1,00 | 1,00
SERVICIOI 1,00 | 1,00 | 1,00 [ 030 | 1,0 | 1,00 | 1,00/1.20 | v1c | Vse
SERVICIO IT 1,00 | 1,30 | 1,00 1.00 | 1.00/1,20
SERVICIO III 1,00 | 0,60 | 1,00 1,00 | 1.00/1.20 | yre | vsE
SERVICIO IV 1,00 1,00 | 0,70 1.00 | 1,00/1,20 1.0
FATIGA - Solo LL, IMy CE 075
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Tabla (2.4.1-2).- Factores de Carga para Carga Permanente yy:

Tipo de carga _ Factor de Carga _
Maximo Minimo

DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90
DD: Friceidn negativa (downdrag) 1,80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios ptiblicos 1,50 0,65
EH: Empuje horizontal del suelo

* Activo 1,50 0.90

» Enreposo 1,35 0,90
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1.00
EV: Empuje vertical del suelo

* Estabilidad global 1.00 N/A

* Muros de sostenimiento y estribos 135 1 U 0

* Estructura rigida enterrada 130 0.90

* Marcos rigidos 135 0.90

* Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 195 0.90

metilicas rectangulares ’ ’

* Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1.50 0.90

ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0,75

2.4.1.1 Cargas Permanentes:

v Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales, (DC):

Incluye el peso propio de todos los componentes de la estructura:

Tabla (2.4.1.1-1).- Factores de Carga para Carga Permanente yy:

Componente Estructural

Peso Especifico (yi) (kg/m3)

Hormigon Ciclopeo 2200
Hormigon Armado 2400
Arena, limo o grava suelta 1700

v" Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios

publicos, (DW):

Es el peso propio de la Capa de Rodadura y cuando se analice la losa del tablero

también se incluye al barandado y acera peatonal:
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Tabla (2.4.1.1-2).- Factores de Carga para Carga Permanente yy:

Componente Estructural

Peso Especifico (i)

Pavimento Flexible

2200

v' Empuje del Suelo, (EH):

e Empuje Lateral del Suelo:

Se asumira que el empuje lateral del suelo es linealmente proporcional a la altura

del suelo, y se deberd tomar como:

p= k)/ng(* 10—9) (2411-1)

Donde:

p = Empuje lateral del suelo (MPa).

k = Coeficiente de empuje lateral tomado como k,, para muros que no se deforman
ni se mueven, K, para muros que se deforman o se mueven lo suficiente para
alcanzar la condicion minima activa, o ky, para muros que se deforman o se
mueven lo suficiente para alcanzar una condicion pasiva.

vs = Densidad del Suelo (kg/m3).

z = Profundidad del suelo debajo de la superficie (mm).

g = Aceleracion de la gravedad (m/s?).

Se asumira que la carga de suelo lateral resultante debida al peso del relleno actia a
una altura igual a H/3 desde la base del muro, siendo H la altura total del muro
medida desde la superficie del terreno en el respaldo del muro hasta la parte inferior

de la zapata.
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Coeficiente de Empuje Lateral Activo, Kkj:

El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:

= sin*(0 + @ ¢)
¢ T sin%6 sin(@ — §)

Donde:

2
sin @+ 46 sin(@r—p)
sin 8 — & sin(6 + B)

Y ademas:

0 = Angulo de friccion entre relleno y muro.
B = Angulo que forma la superfie de relleno respecto de la horizontal.
0 = Angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal.

@'t = Angulo efectivo de friccion interna (°).

(2.4.1.1-2)

(2.4.1.1-3)

Los valores de k, segun la ecuacion (2.4.1.1-2) se basan en las teorias de empuje del suelo

de Coulomb. La teoria de Coulomb es necesaria para disefiar muros de sostenimiento en los

cuales la cara posterior del muro interfiere con el desarrollo de las superficies de

deslizamiento en el suelo de relleno supuestas en la teoria de Rankine.

v Sobrecarga Uniforme, (ES):

Si hay una sobrecarga uniforme, al empuje basico del suelo se le deberd sumar un

empuje horizontal constante.

Este empuje constante se puede tomar como:

Apz ksqs

(2.4.1.1-4)
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Donde:
Ap = Empuje horizontal constante debido a la sobrecarga uniforme (MPa).
ks = Coeficiente de empuje del suelo debido a la sobrecarga.

gs = Sobrecarga uniforme aplicada sobre la superficie superior de la cufia de suelo activa
(MPa).

2.4.1.2 Cargas Transitorias:

v' Sobrecarga Viva, (LS):
Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habré cargas vehiculares
actuando sobre la superficie del relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del
muro detras del paramento posterior del muro. Si la sobrecarga es para una carretera su

intensidad debera ser consistente con la sobrecarga vehicular de disefio.

El aumento del empuje horizontal provocado por la sobrecarga viva se puede estimar
como:

A= kyghe 107 (2.4.1.2-1)

Donde:

Ap = Empuje horizontal constante del suelo debido a la sobrecarga viva (MPa).
vs = Densidad total del Suelo (kg/m3).

k = Coeficiente de empuje lateral del suelo.

heq = Altura de suelo equivalente para carga vehicular (mm).

g = Aceleracion de la gravedad (m/s?)

v' Sobrecarga Vehicular de Disefio, (LL):

La sobrecarga vehicular sobre las calzadas de puentes, designada como HL — 93,
deberé consistir en una combinacion de:
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e Camion de Disefio o Tandem de Disefio, y

e Carga de Carril de Disefio.

Camién de Disefio:

Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camién de disefio seran
como se especifica abajo. Se debera considerar el efecto por carga dindmica; y la
separacion entre los dos ejes de 145000 N se debera variar entre 4300 y 9000 mm para

producir las solicitaciones extremas.

Tandem de Disefio:

El Tandem de disefio consistira en un par de ejes de 110000 N con una separacion de
1200 mm. La separacién transversal de las ruedas se deberd tomar como 1800 mm. Se

deberé considerar un incremento por Carga Dinamica.

Figura 2.4.1.2-1.- Carga Vehicular de Disefio (Camién y Tandem):

‘u:j
N\ Z
35.000 N 145,000 N 145.000 M 110 000N 110 000 N
L 4300 mm 4300 a 2000 mm __I e N !
1200 mm
.

600 mm General P S00
300mm Deck Overhang -
[[Hl Design Lane 3600 mm

500 mm General S 1800 mim
300 mm Vuele sobre el tablero

Carril de disefio 2600 mm

Carga de Carril de Disefio:

La Carga de carril de disefio consistira en una carga de 9,3 N/mm, uniformemente
distribuida en forma longitudinal. Transversalmente la carga de carril de disefio se
supondrd 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

dindmica.
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Aplicacion de Sobrecargas Vehiculares de Disefio:

La solicitacion extrema se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:

e La solicitacion debida al tandem de disefio combinada con la solicitacion

debida a la carga del carril de disefio, 0

e La solicitacion debida a un camion de disefio con la separacion variable entre

ejes combinada con la solicitacion debida a la carga del carril de disefio, y

e Tanto para momento negativo entre puntos de contraflexion bajo una carga

uniforme en todos los tramos como para reaccion en pilas interiores solamente,

90% de la solicitacion debida a dos camiones de disefio separados como

minimo 15000 mm entre el eje delantero de un camidn y el eje trasero del otro,

combinada con 90 por ciento de la solicitacion debida a la carga del carril de

disefio. La distancia entre los ejes de 145000 N de cada camion se debera tomar

como 4300 mm.

Tanto los carriles de disefio como el ancho cargado de 3000 mm en cada carril se

deberan ubicar de manera que produzcan solicitaciones extremas. EI camion o tandem

de disefio se debera ubicar transversalmente de manera que ninguno de los centros de

las cargas de ruedas esté a menos de:

e Para el disefio del vuelo del tablero.- 300 mm a partir de la cara del cordén o

baranda.

e Para el disefio de todos los demas componentes.- 600 mm a partir del borde del

carril de disefio.

Cargas de Disefio para Tableros y Sistemas de Tableros:

Si para analizar tableros, se utiliza el método aproximado de las fajas, las solicitaciones

se deberan determinar en base a lo siguiente:
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e Si las fajas primarias son transversales y su longitud es menor o igual que 4600
mm.- Las fajas transversales se deberan disefiar para las ruedas del eje de
145000 N.

e Si las fajas primarias son transversales y su longitud es mayor que 4600 mm.-
Las fajas transversales se deberan disefiar para las ruedas del eje de 145000 N y
la carga del carril.

v Cargas Peatonales, (PL):

Se debera aplicar una carga peatonal de 3,6 x 10 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.

v"Incremento por Carga Dindmica, (IM):

Los efectos estaticos del camion o tdindem de disefio, se deberan mayorar aplicando los

porcentajes indicados en la Tabla (2.4.1-3), incremento por carga dinamica.

. o , IM
El factor a aplicar a la carga estatica se debera tomar como: 1 + o0

El incremento por carga dinamica no se aplicara a las cargas peatonales ni a la carga del

carril de disefo.

Tabla (2.4.1-3).- Incremento por Carga Dinamica, IM:

Componente IM

Juntas del tablero - Todos los Estados Limites 75%

Todos los demas componentes
e FEstado Limite de fatiga y fractura 1
e Todos los demds Estados Limites 33%
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v" Fuerza de Frenado, (BR):
La fuerza de frenado se deberd tomar como el mayor de los siguientes valores:
o 25% de los pesos por eje del camion de disefio o tandem de disefio, 0
e 5% del camion de disefio més la carga del carril 6 5% del tandem de disefio mas la

carga del carril.

La fuerza de frenado se debera ubicar en todos los carriles de disefio que se consideren
cargados y que transportan trafico en la misma direccion. Se asumira que estas fuerzas
acttian horizontalmente a una distancia de 1800 mm sobre la superficie de la calzada en

cualquiera de las direcciones longitudinales para provocar solicitaciones extremas.

2.5  Componentes del Puente:

2.5.1 Barandas

En el proyecto se disefiara una baranda Peatonal, que constituya una guia fisica para los
peatones que cruzan el puente con el objeto de minimizar la probabilidad de que un peaton

caiga por encima del sistema.

2.5.1.1 Geometria:

La minima altura de 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 didmetro.

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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2.5.1.2 Sobrecarga de Disefio:

La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se deberd tomar como w = 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 simultaneamente con las cargas previamente indicadas en cualquier punto y

en cualquier direccion en la parte superior del elemento longitudinal.

Los postes de las barandas para peatones se deberan disefiar para una sobrecarga
concentrada de disefio aplicada transversalmente en el centro de gravedad del elemento
longitudinal superior o bién, en el caso de las barandas cuya altura total es mayor que 1500
mm, en un punto ubicado a 1500 mm por encima de la superficie superior de la acera. El
valor de la sobrecarga concentrada de disefio para los postes, P, en N, se debera tomar

como:

[P.. = 890 +0,73.1] (2.5.1.2-1)

Donde:

L = Separacion entre postes (mm).

Las cargas se deberan aplicar como se ilustra en la Figura N° (2.5.1.2-1), en la cuél la

geometria de los elementos de las barandas sirven apenas a titulo ilustrativo.
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Figura 2.5.1.2 -1.- Cargas que acttan sobre las barandas para peatones

‘rtv — . .
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Superficie Superficie

de la acera _* de la acera‘,} <

2.5.2 Cordonesy Aceras:

Las mediciones horizontales del ancho de la calzada se deberan tomar a partir de la parte
inferior de la cara del cordén. Un cordon de una acera ubicado del lado de una baranda de

un puente correspondiente al trafico se debera considerar parte integral de la baranda.

2.5.2.1 Aceras:

Cuando en los accesos carreteros se utilicen cordones cuneta con acera, la altura del cordon
para las aceras sobreelevadas en el puente no deberia ser menor que 200 mm. Si se requiere
un corddn barrera, la altura del corddn no deberia ser menor que 150 mm. Si la altura del
cordon en el puente difiere de la altura del cordén fuera del puente se debera proveer una

transicion uniforme en una distancia mayor o igual que 20 veces el cambio de altura.
2.5.3 Losadel Tablero:
El Tablero es el componente, con o sin superficie de rodamiento, que soporta las cargas de

rueda en forma directa y es soportado por otros componentes como son las vigas

longitudinales del puente.
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2.5.3.1 Predimensionamiento:
La altura minima recomendable de una losa de tablero es de 18 cm, y a partir de ello se
puede encontrar el espaciamiento maximo que pueden tener las vigas mediante la siguiente

ecuacion:

Para tramos Continuos:

(2.5.3.1-1)
S+ 3000 - 180
30 - oomm
Para tramos Simples:
1,2 S+ 3000 (2.5.3.2-2)
= 180 mm
30
Donde:

S = Espaciamiento maximo para la losa (mm).

2.5.3.2 Drenaje de los Tableros:

La superficie del tablero debera tener pendientes transversales y longitudinales, cuyos
valores recomendables se dan en la Tabla 2.5.3.2-1:

Tabla 2.5.3.2-1.- Pendientes aconsejables para el drenaje de Puentes:

DRENAJE PENDIENTE

Drenaje Transversal 1,5-2%

Drenaje Longitudinal 0,0% Si se dispone de un buen bombeo
transversal

En el disefio de los tableros se deberan considerar los efectos estructurales de las aberturas

para drenaje.
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2.5.3.3 Armadura de Distribucion:
En la parte inferior de las losas se debera disponer armadura en la direccion secundaria;
esta armadura se debera calcular como un porcentaje de la armadura principal para

momento positivo:

¢ Si laarmadura principal es perpendicular al trafico:

3840 (2.5.3.3-1)
—§ <67%

Donde:

S = Longitud de tramo efectiva (mm).

2.5.3.4 Métodos de analisis aproximados:

Para los diferentes estados limites esta permitido utilizar el método de analisis aproximado;
este método sélo se podréa aplicar a losas de hormigon que tienen cuatro capas de armadura,

dos en cada direccion.

Es un método en el cudl el tablero se subdivide en fajas perpendiculares a los componentes

de apoyo y se considera aceptable para los tableros.

Si se utiliza el método de las fajas, el momento extremo positivo de cualquier panel de
tablero entre viga se considera actuando en todas las regiones de momento positivo. De
manera similar, el momento extremo negativo de cualquier viga se considerara actuando en

todas las regiones de momento negativo.
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v" Ancho de las Fajas Equivalentes Interiores:

El ancho de la faja equivalente de un tablero se puede tomar como se especifica en la Tabla
(2.5.3.4-1). Las fajas equivalentes para tableros que se extienden fundamentalmente en la
direccion transversal no estaran sujetas a limitaciones de ancho. En la tabla se utiliza la
siguiente simbologia:

S = Separacion de los elementos de apoyo (mm).

X = Distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm).

+M = Momento positivo.

-M = Momento negativo.

Tabla 2.5.3.4-1.- Fajas Equivalentes:

DIRECCION DE LA FATA
, PRIMARIA EN ANCHO DE LA FAJA
TIPO DE TABLERO RELACION CON EL PRIMARIA (mm)
TRAFICO
Hormigon:
¢ (Colado in situ Vuelo 1140 + 0.833X
Paralela o perpendicular +M: 660 + 0,555
-M: 1220+ 0,255
® (olado in situ con encofrados perdidos Paralela o perpendicular +M: 660 + 0,558
-M: 1220+ 0,255
® Prefabricado. postegado Paralela o pcrpendicular +M: 660 + 0,555
-M: 1220+ 0,255

v Célculo de Solicitaciones:

Las fajas se deberan tratar como vigas continuas o como vigas simplemente apoyadas,
segun corresponda. La longitud de tramo se debera tomar como la distancia entre centros de
los componentes de apoyo.

La seccion de disefio para los momentos negativos y esfuerzos de corte, cuando se

investiguen, se puede tomar de la siguiente manera:

e Para construcciones monoliticas de hormigon.- en la cara del componente de apoyo.
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e Para vigas de Hormigdn prefabricadas en forma de Te y doble Te.- un tercio del ancho

del ala, pero no mas de 380 mm, a partir del eje del apoyo.

2.5.4 Andlisis de Viga y Losa:

2.5.4.1 Predimensionamiento de Vigas:

v" Espaciamiento entre Vigas:

Para la etapa de Predimensionamiento, usaremos la fraccion de carga del Belmonte de
acuerdo a la AASHTO Standar.

El método consiste en igualar dos ecuaciones y encontrar la separacién 6ptima que deben
tener las vigas; a fin de que cada una reciba porcentajes iguales de carga.

e Se debe aplicar la Ley de Momentos; la cuél implica sumar los momentos respecto de un
apoyo para hallar la reaccion en otro apoyo, suponiendo que el elemento soportado esta

apoyado en los apoyos interiores.

Para aplicar la ley de momentos a un puente de tres vigas, el modelo ideal se deberia tomar
como se indica en la Figura 2.5.4.1-1. Para hallar la reaccion en la viga exterior los
momentos se deberian tomar respecto de la articulacion supuesta o ideal del tablero sobre la

viga central.

Figura 2.5.4.1-1.- Modelo ideal para aplicar la ley de momentos a puentes de tres vigas:

Articulacion supuesta [ |
! f )

!

\ — 7;;7(\{; o |
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v’ Peralte Minimo:

Para vigas de Hormigén Armado:

(2.5.4.1-1)

En Hormigdn Pretensado se ahorra hasta un 30% de seccion, por lo que el canto de la viga

puede ser:
h= L h = L
17 22
Donde:

h = altura util (m).

(2.5.4.1-2)

También podemos utilizar la Tabla 2.5.4.1-1 Planteada por la AASHTO LRFD 2004:

Tabla 2.5.4.1-1.- Profundidades minimas utilizadas tradicionalmente para

superestructuras de profundidad constante:

Profundidad minima (incluyendo el tablero)

Si se utilizan elementos de profundidad variable, estos valores

Superestructura , : , o
se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momento positivo y negativo.
Material Tipo Tramos simples Tramos continuos
Losas con armadura principal 1.2(5 +3000) §+3000 165 mm
paralela al trafico 30 30 -
Hormigén Armado | Vigas T 0.070 L 0,065 L
Vigas cajon 0,060 L 0,055 L
Vigas de estructuras peatonales 0.035L 0,033L
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2.5.4.2 Método de los Factores de Distribucion para Momento y Corte:

v Tipos de Puentes al los cuales se pueden aplicar las ecuaciones de los factores de

distribucion:
En AASHTO LRFD 2004 encontramos los tableros en los cuales se puede aplicar el

método, del cudl recopilamos una parte que nos interesa de acuerdo a la siguiente tabla:

Tabla 2.5.4.2-1.- Superestructuras habituales en las cuales se pueden aplicar los factores

de distribucion:

Viga Te de hormigon colado in | Hormigdn monolitico J
situ
(e)
Secciones doble Te o Te con Hormigén colado in situ, hormigdn L J
nervio de hormigén prefabricado /
prefabricado -E = _&_ _& ___&_
(k)

v" Momento flector para vigas Interiores y Exteriores con tableros de hormigén:

El momento flector por sobrecarga en vigas interiores y exteriores con tableros de
hormigén se puede determinar aplicando la fraccion por carril especificada en las Tablas
2.5.4.2-2y25.4.2-3

Para la etapa de disefio preliminar los términos Kg/(LtS), se pueden tomar igual a 1,0.

31



Tabla 2.5.4.2-2.- Distribucién de la Sobrecarga por carril para momento en vigas

interiores:

Tipo de vigas

Seccidn transversal
aplicable de la Tabla

Factores de Distribucion

Rango de aplicabilidad

[vigas de madera

$/3700
Dos o mas carriles de disefio cargados:
5/3000

4.6.2.2.1-1
Tablero de madera sobre ol Ver Tabla 4.6.2.2 2a-1
vigas de madera o acero - s el
Tablero de hormigén sobre | Un carril de disefio cargado: S <1800

Tablero de hormigdn,
emparrillado con vanos
llenos o parcialmente
llenos, o emparrillado con
[vanos no llenos compuesto
con losa de hormigon
armado sobre vigas de

a, e kytambiéni, j

si estan
suficientemente
conectadas para
actuar como una

unidad

Un carril de disefio cargado:

‘g 0.4 :_, 5 03 E 30:1
0.06+| 4300) \L) ‘ L;
\ / A et

Dos o mas carriles de disefio cargados:

;i\lu.s |£|1 ‘ Kg 3 0.1
L) | Li

0,075+ '
\ 2900 )

1100 < S < 4900
110 < 1. <300
6000 < L < 73.000
N, >4

4x10° <K, <3 x 10"

acero u hormigdn: vigas Te
de hormigon, secciones Te
[y doble Te de hormigon

Usar el valor obtenido de la ecuacidén anterior con
N, =3 ola ley de momentos, cualquiera sea el que
resulte menor

&

Tabla 2.5.4.2-3.- Distribucién de la Sobrecarga por carril para momento en vigas

exteriores:

Seccidn transversal

vigas de madera

. : Un carril de disefio Dos o mas carriles de Rango de
Tipo de superestructura aplicable de la Tabla * ST ST
i cargado disefio cargados aplicabilidad
4.6.22.1-1 = S
Tablero de madera sobre vigas al Ley de momentos Ley de momentos N/A
de madera o acero
Tablero de hormigén sobre 1 Ley de momentos Ley de momentos N/A

Tablero de hormigdn,
emparrillado con vanos llenos
o parcialmente llenos. o
emparrillado con vanos no
llenos compuesto con losa de
hormigén armado sobre vigas
de acero v hormigdn; vigas Te
de hormigén, secciones Te y
doble Te de hormigdén

a, e, k y también 1,

si estan suficientemente
conectadas para actuar
como una unidad

Ley de momentos

E = € Einwrior

e=0,77 +i
2800

Utilizar el valor obtenido
de la ecuacion anterior con
Ny=3olaleyde
momentos, cualquiera sea
el que resulte menor
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v" Método de los Factores de Distribuciéon para corte en vigas Interiores y Exteriores:

El Corte por sobrecarga en vigas interiores y exteriores con tableros de hormigon se puede

determinar aplicando la fraccion por carril especificada en las Tablas 2.5.4.2-4 y 2.5.4.2-5

Tabla 2.5.4.2-4.- Distribucion de la Sobrecarga por carril para momento en vigas

interiores:

Tipo de superestructura

Seccidn transversal
aplicable de la Tabla

Un carril de disefio Dos o mas carriles de

Rango de aplicabilidad

o emparrillado con vanos no
llenos compuesto con losa de
hormigén armado sobre vigas
de acero u hormigén; vigas
Te de hormigén, secciones
Te y doble Te de hormigén

conectadas para actuar
como una unidad

462211 cargado disefio cargados

PLL PP

Tablero de madera sobre Ver Tabla 4.6.2.2 2a-1

vigas de madera o acero .

;rf;]il:ldz fi:zﬁ: singon sobre 1 Ley de momentos Ley de momentos N/A

Tablero de hormigdn, a, e. k y también i, j 1100 < §< 4900

emparrillado con vanos si estan s (5 VY |6000<L<73.000

llenos o parcialmente llenos. fici ) 0,36+ 0.2+——| — L
suficientemente 7600 3600 \ 10700 ) <. <300

Ley de momentos Ley de momentos

Tabla 2.5.4.2-5.- Distribucion de la Sobrecarga por carril para momento en vigas

interiores:

Tipo de superestructura

Seccidn transversal
aplicable de la Tabla

Un carril de disefio Dos o mas carriles de

Rango de aplicabilidad

vigas de madera

462211 cargado disefio cargados
Tablero de madera sobre a, 1 Ley de momentos Ley de momentos N/A
vigas de madera o acero
Tablero de hormigdn sobre 1 Ley de momentos Ley de momentos N/A

Tablero de hormigdn,
emparrillado con vanos
llenos o parcialmente llenos,
o emparrillado con vanos no
llenos compuesto con losa de
hormigén armado sobre vigas
de acero v hormigdn; vigas
Te de hormigén, secciones
Te y doble Te de hormigén

a, e kytambiéni.
si estan
suficientemente
conectadas para actuar
como una unidad

Ley de momentos £ = € Zinierior

-300=d, <1700

Ley de momentos
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2.5.4.3 Ancho de Ala Efectivo:

Para las vigas interiores y exteriores el ancho de ala efectivo se puede tomar como el menor

valor entre:

e Un cuarto de la longitud de tramo efectiva;
e 12 veces el espesor promedio de la losa, mas el ancho del alma o el semiancho del
ala superior d la viga, cualquiera sea el valor el que resulte mayor; o

e Laseparacion promedio de las vigas adyacentes.
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2.6. Disefio de Elementos de Hormigon Armado:

2.6.1. Disefio de Elementos Sometidos a Flexion:

Los aspectos matematicos del manejo de la curva esfuerzo — deformacion del hormigén en
la zona comprimida del hormigon sometidos a flexion pueden ser complejos. El Dr.
Whitney propuso la utilizacién de un bloque de compresion rectangular cuya area sea
equivalente a la que deja bajo la curva real, y cuyo centro de gravedad coincida
aproximadamente con el centro de gravedad de la curva real. La investigacion del Dr.

Whitney fue acogida por el ACI.

Figura 2.6.1-1.- Rectangulo de Compresion equivalente bajo cargas ultimas:

Rectangulo de
Compresion
@ @ Equivalente
=f*
£=0.003 . P'S‘ff
C C
¢ - a -
EN. e -
d
T T
— VLA eS| —_— E—
s 2 Ey

La altura del bloque de compresion rectangular equivalente, para secciones rectangulares

transversales, se calcula mediante la siguiente expresion:

(2.6.1-1)

El valor de B; se estima a partir de la siguiente Tabla N° (2.6.1-1)
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Tabla 2.6.1-1.- Valores del Coeficiente -

Pe B1
(Kg/cm?)
210 0.85
280 0.85
350 0.80
420 0.75
490 0.70
=560 0.65

Hasta resistencias de 280 kg/cm?2, el valor de B es de 0,85, y por cada incremento de

resistencia de 70 kg/cm?2, B; decrece en 0,05, sin bajar de 0,65. Para valores de resistencia

intermedios se debe realizar una interpolacion lineal.

Los ensayos experimentales han demostrado que el modelo de Whitney es conservador en

cuanto al calculo de la magnitud de la fuerza de compresion, lo que provoca que la

verdadera posicion del eje neutro sea ligeramente superior a la que aparece en los célculos.

Ese hecho es beneficioso desde el punto de vista de aseguramiento de la ductilidad de las

estructuras de hormigon armado.

2.6.1.1. Ecuaciones para la obtencién de la seccién transversal de acero en elementos

rectangulares:

Figura 2.6.1.1-1.- Diagrama de esfuerzos de Compresién y Traccion.

As

As

®

0.003

®

0.85'c

eje neutro

+— Ce

A partir del diagrama previo se puede calcular el Momento Flector Nominal (Mn).

Mn=T. d—2
n=1. 5

36



El Momento Ultimo se calcula con:

MU = @ Mn
De donde:
M, =@.T. d—o
U _— " " 2
Pero si el acero se encuentra en fluencia, la fuerza de traccion T seria:
T = As.fy

Reemplazando en la ecuacion previa:
a
My =@.As.f,. d -3

Si se conociera la altura del bloque de compresion “a”, podriamos determinar la magnitud

de la seccion de acero de traccion “As”.

a (2.6.1.1-1)
My = 0.4s.f,. d—5

Por equilibrio de fuerzas horizontales, la resultante de compresion Cc debe ser igual a la
fuerza de traccion T.

Cc=T

La fuerza de traccion se defini6 previamente, y la fuerza de compresion seria:
Cc=085f",.ab

De donde:

0,85.f .a.b = As.f,

Despejando “a” se tiene:

__Ash (26.1.1-2)
0,85.f .. b

Las dos ecuaciones expresan la interdependencia entre la seccion de acero requerida para

absorber un momento flector Gltimo y la altura del bloque de compresion.
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Resolviendo las dos ecuaciones encontramos la altura del boque de compresion.

(2.6.1.1-3)

—dx 1+ 1-26144x My
¢= - ’ f'.xbxd?

Si bien matematicamente existen dos soluciones, fisicamente solo existe la que tiene signo
negativo en el radical (valor menor).

La representacion grafica de la solucion obtenida (Con el signo negativo del radical) seria:

Figura 2.6.1.1-2.- Representacion gréafica de la solucion de la ecuacion de armadura por
flexién, con el signo negativo del radical.

o 0.85Fc
“ a‘|' - ‘_ I:c
B - d
h
As
 — 5 .
%

La solucion con el signo positivo corresponde a un bloque de compresién irreal
extremadamente grande con un brazo de palanca pequefio, de modo que el momento que se

genera (Fuerza por Brazo de Palanca) se mantenga similar al del grafico previo:
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Figura 2.6.1.1-3.- Representacion gréafica de la solucién irreal de la ecuacién de armadura

por flexion, con el signo negativo del radical.

0_85f'c
h d
N ¢ Cc
As
— T »T
- 1
El area de acero requerida sera:
0,85.f,.b.a (2.6.1.1-3)

Ag = 7
y

2.6.1.2. Cuantias de Armado:
a) Definicion:
En una viga, la cuantia de armado es el cociente entre la seccion transversal de acero y la

seccion efectiva de hormigon; se representa con el simbolo “p”.

Para vigas rectangulares se tendria la siguiente expresion:

_i (2.6.1.2-1)
P =D
Donde:

As = Seccion transversal de acero de traccion.
b = Base de la seccidn rectangular.
d = Altura efectiva de la seccion rectangular (distancia desde el centro de gravedad de las

varillas de acero hasta la fibra comprimida extrema de hormigon).
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Figura 2.6.1.2-1.- Seccidn transversal de un elemento rectangular de Hormigon Armado:

b) Cuantia Balanceada:

Es la cuantia de armado en una viga que simultdneamente provoca la deformacién unitaria

maxima permitida en el hormigén de compresiéon (0,003),

empiece a fluir.

y que el acero de traccion

Se dibuja la seccion transversal (en este caso una seccion rectangular) de una viga con su

diagrama de deformaciones y de fuerzas para la condicién balanceada.

Figura 2.6.1.2-2.- Deformaciones unitarias, esfuerzo y posicién del eje neutro para la

cuantia balanceada:

As
@ 2 a8

Asz

0.003 0.85Fc
4_
eje neutro |/ _
£
T

Ce
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d.g,
g+ &

Por equilibrio las fuerzas de traccion y compresion deben ser iguales:

Cc=T

oc.f’c.c.b = As.fy

c = AS-fy
oc.f’c.b

Igualando las dos ecuaciones:

d. g, _ As. fy
ecte o f.b

Ademés: Ag = pp.b.d

Reemplazando tenemos:

p =
b " "
}V EC ES

La deformacion unitaria en el acero, al instante de iniciar la fluencia se puede calcular con

la siguiente expresion:

s—fy
=2
Es

La cuantia va a ser balanceada cuando el hormigon llegue a fluencia (g; = 0,003).

Entonces la cuantia balanceada sera:

f'.  0,003.Es
Pp =K. —  ———————
f, '0,003.E5 + f,

(2.6.1.2-2)
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¢) Cuantia Maxima de Armado en Vigas:

Segun ACI, la maxima cuantia de armado permitida es el 75% de la cuantia balanceada.

[Pmax = 0,75. py | (2.6.1.2-3)

Este criterio asegura que el acero entre en fluencia un poco antes de que el hormigon
ingrese en la zona de decrecimiento de capacidad resistente a la compresion, con lo que se

logra un cierto nivel de ductilidad de las secciones antes de la falla.

d) Cuantia Minima de Armado en Vigas:

En aquellas vigas en que, las dimensiones geométricas superan a la capacidad resistente
requerida sin rotura por traccion del hormigdn, se deberéd proveer un armado minimo que
sea capaz de absorber, con margenes de seguridad apropiados, la carga de traccion que le es
transferida el instante en que el hormigdn traccionado se fisura por falta de capacidad. La
incapacidad del acero de absorber la totalidad de esa fuerza de traccion provocaria una falla
fragil indeseable de la viga.

El cddigo ACI establece que la cuantia minima debera ser:

14 (2.6.1.2-4)
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2.6.2. Disefo de por Cortante:

2.6.2.1 Disefio a Cortante de Vigas de Hormigon Armado, con refuerzo transversal en

el alma:

Las vigas de hormigon armado presentan 2 mecanismos para resistir a las fuerzas cortantes:
» Resistencia pura del Hormigon.
» Resistencia del acero transversal o diagonal.

Como consecuencia, la capacidad resistente nominal viene dada por la siguiente expresion:

(26.2.1-1)

Donde:
V,, = Capacidad resistente nominal a corte de la viga de hormigén armado.
V¢ = Capacidad resistente a corte del hormigon simple.

Vs = Capacidad resistente a corte del acero de refuerzo.

Figura 2.6.2.1-1.- Estribos transversales que cruzan las fisuras de Cortante:

* ¥ ¥ ¥ ¥

Vu

xxs/
., //

w"/ .
A

En el limite, la relacién entre el cortante ultimo y la capacidad resistente nominal es:

Vy = ¢V, (2.6.2.1-2)
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Donde:
Vy = Solicitacion dltima de cortante.
V, = Capacidad resistente nominal a corte de la viga de hormigén armado.

¢ = Factor de reduccion de capacidad a cortante, cuyo valor para el ACI — 2005 es 0,75.

La condicion basica que se debe cumplir para que la capacidad resistente sea adecuada con

relacion a las solicitaciones es que:

Vy =¢. (Ve +Vs)| (2.6.2.1-3)

La capacidad resistente del hormigdn en vigas rectangulares, esta definida por:

Vo = vg. by d] (2.6.2.1-4)

Donde:

V¢ = Capacidad resistente a corte del hormigon simple.

vc = Esfuerzo resistente del hormigén 0,53. f_c .

b = Ancho del alma resistente al cortante.

d = Distancia desde el centroide del acero de refuerzo a traccion hasta la fibra extrema en

compresion.

La parte del cortante que no puede ser absorbida por el hormigdn debe ser resistida por la
armadura transversal. Dicha fuerza, bajo la suposicion de que el acero a entrado en
fluencia, es el producto del area de todos los estribos que cruzan la fisura por el esfuerzo de
fluencia. La ecuacion que describe a la magnitud de la fuerza absorbida por el acero

transversal es:

Vs = b,.d

Reemplazando el valor de “Vs” definido en la ecuacion 'y simplificando se tiene:
Ay.

v = 14 fy
S.by,
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AV-fy
Vy — Ve = Sh
-Yw

Despejando el espaciamiento de los Estribos “S™:

Ay fy (2.6.2.1-5)

S=————
vy —vc - by,

La altima formula permite determinar el espaciamiento al que deben colocarse los estribos

para absorber un esfuerzo de corte Gltimo determinado.

2.6.2.2. Especificaciones para el Disefio de Vigas ante Fuerzas Cortantes:

a) Capacidad Méxima del Acero de Cortante:

La fuerza cortante absorbida por el acero no debe superar a cuatro veces la maxima fuerza
cortante basica que puede absorber el hormigén simple; fuerzas cortantes superiores a la
especificada destruyen la integridad del hormigon:

— (2.6.2.2-1)
vs < 2,12, f7,

b) Espaciamiento minimo en los estribos:

El espaciamiento minimo de los estribos en las vigas de hormigon armado no debe superar

los siguientes valores:

S <

2
S <60cm
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Donde:
S = Espaciamiento de los estribos.
d = Altura efectiva de la viga.

NOTA: El primer criterio permite que, en cualquier lugar del elemento estructural, al

menos dos estribos crucen a cada fisura diagonal.

c) Armado Minimo de Cortante:

Debe proporcionarse un armado transversal minimo de cortante en toda la viga de acuerdo

a la siguiente expresion:

by S (2.6.2.2-2)
fy

Ay min = 0,196, f.

Donde:

f’c = Resistencia del hormigdn en kg/cm2.

fy = Esfuerzo de fluencia del acero en kg/cmz2.
b, = Ancho de la viga rectangular.

S = Espaciamiento de los estribos en cm.

Pero el refuerzo transversal en ningin caso podra ser menor que:

3,5.by,.S (2.6.2.2-3)
V,min — f—
y
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2.7. Hormigdn Pretensado:

2.7.1. Definicién:

El pretensado puede definirse en términos generales como la introduccion anticipada de

esfuerzos que generen un estado tensional igual y contrario al que me ocasiona las cargas.

2.7.2. Tipos de Armadura en el Hormigén Pretensado:

En el hormigon pretensado se diferencian dos tipos de armaduras:

v" Armaduras activas, son de acero de alta resistencia mediante las cuales se introduce el
esfuerzo de pretensado;

v Armaduras pasivas, son las armaduras habituales del hormigén armado, asociadas a las
anteriores. En elementos a flexion se disponen longitudinalmente, coadyuvan en la
disposicion de la armadura transversal o de corte y eventualmente colaboran a para
resistir fracciones del momento flector de disefio.

2.7.3. Tipos de Hormigon Pretensado:

Segun la fase del proceso de ejecucion en la que se introduce el esfuerzo de pretensado

en las armaduras activas se distinguen dos tipos:

v" Hormigdn pretensado con armadura pretesa (Segun ACI: Hormigén Pretensado)

Este proceso se realiza en fabricas y generalmente es adecuado para luces inferiores a

25m, por lo que no es de nuestro interés estudiarlo.

v" Hormigdn Pretensado con Armadura Postesa (Segun ACI: Hormigdn Postensado)

En este procedimiento se hormigona primero la pieza, disponiendo conductos o vainas

para alojar las armaduras activas, que solo se tesan cuando el hormigén ha adquirido la

47



resistencia suficiente para soportar el esfuerzo de pretensado. Es este el método que se

utilizara para la construccion de las vigas.

Figura 2.7.3-1.- Fabricacion de un elemento postensado:

Anclaje Viga \

Gato

= X =

Tendon &n conducto

2.7.4. Ventajas de Hormigon Pretensado.

Esta nueva técnica de construcciones de hormigén tiene una serie de ventajas entre las que

se pueden resumir las principales:

v" El hormigén pretensado posee mayor durabilidad, consecuencia de la estricta limitacion
de la aparicion y abertura de las fisuras del hormigén.

v" El hormigoén pretensado esta especialmente capacitado para recuperar su forma inicial
cuando cesa la carga que lo deforma. Incluso las fisuras que se producen bajo la
actuacion de cargas excepcionales pueden llegar a cerrarse, cuando éstas desaparecen.

v’ Economia: el correcto empleo del hormigon pretensado ahorra del 15% al 30% de
hormigdn, con relacién al hormigdn armado, gracias a la cooperacién total de la seccion.
El ahorro del acero es mucho mas marcado (del 60 al 80%) debido al elevado limite
elastico de los aceros de pretensado.

v Menor deformabilidad: las deformaciones en elementos de hormigdn pretensado son del
orden de una cuarta parte de las producidas en el hormigon armado, para piezas de igual

canto, sometidas a idénticas solicitaciones.
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2.7.5. Materiales:

v Hormigdn.- El hormigén que se usa en construcciones pretensadas se caracteriza por una
mayor resistencia que el que se usa en hormigdn armado, debido a que esta sometido a
fuerzas mas altas y por lo tanto el aumento de su calidad generalmente conduce a
resultados méas econémicos.

Segin el reglamento ACI-318-05, en hormigdn pretensado no se puede usar
hormigones cuya resistencia sea inferior a 280 kg/cm2.

v Acero de pretensado (Armadura Activa).- El tipo de acero para pretensado, viene dado

de acuerdo al sistema de pretensado que se va a utilizar, estos aceros son de alta
resistencia generalmente esta alrededor de los 18000kg/cm2. En nuestro caso se utilizara
el sistema PROTENDE.

v' Acero de Refuerzo (Armadura Pasiva).- Es el acero convencional que se usa en

hormigén armado, este tiene por objeto controlar las fisuras por contraccion vy

temperatura y ayudar al corte en la viga.

2.7.6. Propiedades Geométricas de la Seccion:

Tratandose de una técnica en la cual la pieza trabaja como material homogéneo, sus
propiedades geométricas deberan ser evaluadas sin despreciar ninguna parte de la seccion.

Para el calculo se toman en cuenta dos estadios del hormigdn pretensado:

Tiempo = o.- Para elementos postensados cuando la pieza (Viga) se encuentra en reposo ,
es decir, la pieza esta tesada en la pista pero todavia no se la llevd al puente. En este estadio

solo esta actuando la carga por peso propio.
Tiempo = .- Cuando la viga ya se encuentra en el puente, y esta soportando las cargas

tales como; carga permanente (Losa, Barandas, Pavimento), Carga Muerta (Peso Propio) y

Carga viva (Camion). En este estadio se debe homogenizar la seccién (Viga + Losa).
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En cada uno de los estadios se debe calcular las siguientes propiedades:
e Area de la seccion transversal de la viga.

¢ Distancia del centro de gravedad a las fibras superior e inferior.

e Excentricidad del cable con respecto al centro de gravedad.

e Momento de inercia respecto al centro de gravedad.

2.7.7. Inecuaciones de Pretensado:

Del anélisis de esfuerzos de la seccién en tiempo inicial y tiempo infinito, se obtienen las

siguientes inecuaciones de condicion:

Figura 2.7.7-1.- Esfuerzos en centro luz (Hipotesis de las secciones planas):

Mo' C1 Po'e'c1 Po T
T I T A Vi
M
" 0 Z
L L e -
[a]
© P,
- P o€
My C. _PgeC, Po 06-F
I I A e

Inecuaciones de Condicién para Tiempo Inicial (t = 0):

fio=— + __OSfti

f20 =

Donde:

fii = Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la transferencia.

f.i = Esfuerzo de Compresion permisible inmediatamente después de la transferencia.
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Inecuaciones de Condicion para Tiempo Infinito (t = «0):

Mr.Cy n.Py.e..Ciy n.Py

= — <

MGy, nPye,.Cy NP

Donde:

fis = Esfuerzo de tension permisible bajo carga de servicio, después de ocurridas todas las
pérdidas.
fis = Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de ocurridas todas

las pérdidas.

Para aplicar estas inecuaciones, trabajamos con las resistencias admisibles segin la norma
ACI-318-05:

Tiempo Inicial: 3 =080 f | i [fu=060.f",
\
e

Tiempo Infinito: : 1 fes =045.f7.| & |fis=160. F7,
\

Donde:

f'.i = Resistencia caracteristica del hormigon en el dia del tesado (kg/cmz2).
f’. = Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias de fraguado (kg/cm2).
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2.7.8. Fuerza de Pretensado:

Para calcular la Fuerza de Pretensado, trabajamos con las inecuaciones anteriormente

planteadas y en base a ello se puede encontrar el conjunto solucién:

Figura 2.7.8-1.- Conjunto solucion de la Fuerza de Pretensado:

” — B

P, (kg) b Pmin Pmax

k'

De este conjunto solucion se puede determinar el nimero de torones de pretensado a

utilizar, de acuerdo al Sistema PROTENDE, que es el que utilizaremos para el disefio:

N°T _ Pmin
orones = 0,74 = fpu =* Atoron
Pmax
N°Torones =

0,74 * fpu =* Atoron
Los valores de “fpu” y de “Atoron” estan definidos de acuerdo a la tabla del Sistema

PROTENDE que se muestra a continuacion:

Tabla 2.7.8-1.- Caracteristica de los Torones de Pretensado:

CORDOALHAS
CARACTERISTICAS
Designagao Diametro Area Nominal Massa Cargade Carga Minima Relaxagcao Maxima ap6s
ABNT Nominal do Ago Nominal Ruptura al1%de 1.000 H a 20°C p/
NBR-7483 Minima Alongamento Carga Inicial de
70% | 80%
da Carga de Ruptura
mm mm?2 g/m kn kn % %
CP 175RB 942 744 165,7 1491
12,7 2,56 35
CP 190RB 98.7 775 187.3 168.6
CP 190 RB 15,2 140,0 1.102 265,8 239,2 25 3.5
* Mddulo de elasticidade - 195 + 10 kn/mm?
» Carga minima a 1% de alongamento, € considerada equivalente a carga a 0,2% da deformagao permanente, e corresponde a 90%
da carga de ruptura minima especificada.
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2.7.9. Bloque de Anclaje:

Los anclajes se encuentran ubicados en la seccidn de los apoyos, en la cual el alma de la
viga aumenta se espesor.
Del Sistema PROTENDE se elegira el anclaje tipo MTC, cuyas caracteristicas se muestran

a continuacion:

ANCORAGENS ATIVAS

PROTENDE

'MTC" 2

§§ Li
/1/1}'}/
A

OC A+2

OH B

El bloque de anclajes de acuerdo a las dimensiones mostradas, se ubica de tal manera que
en el extremo superior quede un borde libre de 10cm y la distancia entre centros de

gravedad de anclaje a anclaje no sea menor que 34cm.

2.7.10. Pérdidas de Pretensado:

Un aspecto muy significativo que se debe considerar en el disefio de los elementos

pretensado son las pérdidas de pretensado que se producen por diferentes causas.

Las pérdidas en la fuerza de pretensado se pueden agrupar en dos categorias: aquellas que

ocurren inmediatamente durante la construccion del elemento, llamadas pérdidas
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instantaneas y aquellas que ocurren a través de un extenso periodo de tiempo, llamadas

pérdidas diferidas o dependientes del tiempo.

2.7.10.1.Pérdidas instantaneas:

Las peérdidas instantaneas de fuerza son aquellas que pueden producirse durante la
operacion de tesado y en el momento del anclaje de las armaduras activas y dependen de las

caracteristicas del elemento estructural en estudio.

e Pérdida por friccion.

La pérdida por friccion entre los tendones de pretensado internos y la pared de la vaina se

puede tomar como:

Afpr = fpj. 1—e~ Kxtha (2.7.10.1-1)

Donde:

Afyr = Pérdida en el acero de pretensado debida a la friccion (MPa).

foj = Tension en el acero de pretensado en el momento del tesado (MPa).

X = Longitud de un tendon de pretensado desde el extremo del gato de tesado hasta
cualquier punto considerado (mm).

K = Coeficiente de friccion por desviacion de la vaina de pretensado (por mm de tenddn).

a = Cambio angular de la trayectoria del tendon desde el extremo del gato hasta cualquier
punto en consideracion.

n = Coeficiente de friccidn por desviacion intencionada.
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Tabla 2.7.10-1.- Coeficientes de friccion para tendones de postensado:

Tipao de acero Tipo de vamna K L
Alambres o WVaina rigida v semirrigida de metal 6.6=107 | 015-025
cables galvamzado

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

e Pérdida por acortamiento eléstico del hormigén.

En los elementos postensados, la pérdida por acortamiento elastico se puede tomar como:

(2.7.10.1-2)
N-1E,

Afpes =W'E_Ci'fcgp

Donde:
Afyes = Pérdida en el acero de pretensado debida al acortamiento elastico (MPa).
N = NUmero de tendones de pretensado.
E, = Modulo de elasticidad de los tendones de pretensado (MPa).
E.i = Mddulo de elasticidad del hormigdn en el momento de la transferencia (MPa).
fegp = Sumatoria de las tensiones del hormigon en el centro de gravedad de los tendones de
pretensado debidas a la fuerza de pretensado después del tesado y al peso propio del

elemento en las secciones de maximo momento (MPa).
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e Pérdida por acufiamiento.

Esta perdida viene dada de acuerdo al fabricante, de acuerdo a PROTENDE la

penetracion de cufias esta alrededor de 6mm.

(2.7.10.1-3)

X

Afanclaje = T E

Donde:

Afanciaje = Pérdida por Acufiamiento (MPa).

Ax = Hundimiento de los anclajes, segin PROTENDE 6mm.
L = Longitud total de la Viga.

Es = Mdodulo de elasticidad del acero de pretensado (MPa).

2.7.10.2.Pérdidas Diferidas:

Se denominan pérdidas diferidas a las que se producen a lo largo del tiempo, después de

ancladas las armaduras activas.

e Fluencia Lenta del hormigén.

La pérdida de pretensado debida a la fluencia lenta se puede tomar como:

Afpcr = 12,0. fogp — 7,0.Afrqp = 0 (2.7.10.2-1)

Donde:
Af,cr = Pérdida en el acero de pretensado debida a la fluencia lenta (MPa).
fegp = Tension del hormigon en el centro de gravedad del acero de pretensado en el

momento de la transferencia (MPa).
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Afegp = Variacion de la tension en el hormigon en el centro de gravedad del acero de
pretensado debida a las cargas permanentes, a excepcion de la carga que actta en el
momento que se aplica la fuerza de pretensado. Los valores de Afy, Se deberian
calcular en la misma seccion o secciones para las cuales se calcula feg, (MPa).

La condicién “> 0” de la ecuacidén es necesaria por que en algunos casos de pretensado

parcial se podrian obtener valores negativos, pero Afycg nunca se deberia tomar menor que

0,0.

e Contraccién del hormigén.

La pérdida de pretensado debida a la contraccion, en MPa, se puede tomar como:

Afysg = 93 —0,85.H (2.7.10.2-2)

Donde:

Afpsr = Pérdida en el acero de pretensado debida a la contraccion (MPa).

H = Humedad relativa ambiente promedio anual en porcentaje, en nuestro medio varia de
70 — 75%.

e Relajacion del acero de pretensado.

(2.7.10.2-3)

Aprz =138 — O,S.Afpp - 0,4 AprS - 0,2 AfpSR + AprR

Donde:

Af,ro = Pérdida en el acero de pretensado debida a la relajacion del acero luego de la
transferencia (MPa).

Af,r = Pérdida por friccion entre el punto de tesado y centro luz (MPa). (Revisar)

Afpes = Pérdida por acortamiento elastico (MPa).

Afysr = Pérdida por contraccion (MPa).

Afycr = Pérdida por fluencia del hormigon (MPa).
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2.7.11. Disefio Por Cortante:

Los esfuerzos de tension diagonal en una viga de hormigon preesforzado sometida a cargas
de servicio, son considerablemente menores que en una viga de hormigén reforzado de las

mismas caracteristicas. Esto se debe esencialmente a dos factores:

» La combinacion de esfuerzos longitudinales de compresion y de esfuerzos cortantes.
> La pendiente de los tendones; esta pendiente es tal que produce un cortante V,, por las
fuerzas de preesfuerzo, en direccion opuesta a la del cortante generado por la carga

contracortante:

V, = P,.sinf (2.7.11-1)

Donde:
P = Fuerza de pretensado efectivo en la seccion considerada.

0 = Pendiente del tendon en la seccidon considerada.

Con cargas cercanas a la falla, una viga preesforzada se encuentra fisurada y se comporta
en forma muy parecida a una viga corriente de hormigon armado. Por lo tanto las

metodologias de disefio son similares.

Por otra parte, es necesario observar que si se analizan los esfuerzos de tension diagonal
bajo cargas de servicio no se garantiza un factor adecuado de seguridad contra la falla pues
a una reduccion pequefia de los esfuerzos de compresién y un aumento de los cortantes
(que ocurre cuando la viga se sobrecarga) producird un incremento desproporcionado en la
tension principal resultante. Por esta razon en vigas preesforzadas es necesario basar el
disefio en cargas mayoradas en vez de realizarlo con cargas de servicio.

Para cargas mayoradas y resistencia minoradas se garantiza la seguridad si:

(2.7.11-2)
0.V, >V,
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(2.7.11-3)

D. V.4V, >V,

Donde:

V. = Es la fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.

Vn = Es la resistencia nominal al cortante calculado mediante V,, = V. + V.

V. = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto antes de la
aparicion de fisuras.

V; = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

g = Factor de reduccion de resistencia (se toma 0,75 para cortante)
El cortante mayorado se calcula a h/2 de la cara del apoyo, como se muestra en la figura:

Figura 2.7.11-1.- Ubicacion del Cortante de Disefio:

Mman
’\I hiz

2.7.11.1. Fuerza Cortante que resiste el Concreto:

La resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto (Vc), puede calcularse de

acuerdo a las siguientes expresiones y debe ser el menor de Vci y Vcw:

Donde:
V.i = Cortante de agrietamiento por cortante y flexion.

V.w = Cortante de agrietamiento por cortante en el alma.
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a) Cortante de agrietamiento por cortante y flexion:

El agrietamiento de cortante por flexién se inicia con un agrietamiento por flexion, para un
esfuerzo nominal V. Cuando se produce el agrietamiento por flexién, se incrementan los
esfuerzos cortantes en el concreto arriba de la fisura. La fisura de cortante por flexién se
desarrolla cuando el esfuerzo combinado de cortante y traccion excede la resistencia a la
traccion del concreto. Inician, casi verticales, en la cara a tensién de la viga y luego se
propagan diagonalmente hacia arriba en direccion a la cara comprimida. Son comunes en

vigas con fuerzas de preesfuerzo relativamente bajas.

j — V.M, — (2.7.11.1-1)
Vo =016, fcby.dy+Va+——">045. f
max

] — (2.7.11.1-2)
Cc ’
Meye = a . L6, f ct fpe — fa

Donde:
bw = Ancho del alma (cm).
d, = Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero Presforzado
(kg/cm?).
V4 = Fuerza cortante en la seccion debido a la carga muerta no mayorada (kg).
Vi = Fuerza cortante mayorada en la seccién, debido a cargas aplicadas externamente que
se presentan simultaneamente con My (kQ).
Mcre = Momento que produce figuracion por flexién en la seccion debido a cargas
aplicadas externamente (kg*cm).
Mmax = Maximo momento mayorado en la seccion debido a las cargas aplicadas
externamente (kg*cm).
Ic = Momento de inercia de la seccion con respecto al eje que pasa por el centroide
(cm?).
fpe = Esfuerzo de compresion en el concreto debido Unicamente a las fuerzas efectivas de

preesforzado (después que han ocurrido todas las pérdidas de preesforzado) en la
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fibra extrema de una seccion en la cual los esfuerzos de traccion han sido producidos
por cargas externas (kg/cm?).
fq = Esfuerzo debido a la carga muerta no mayorada en la fibra extrema de una seccién en

la cuél el esfuerzo de traccién es producido por cargas externas (kg/cm?).
NOTA: dp no debe tomarse menor que 0,80h y los valores de M. y Vi se deben calcular
con la combinacién de carga que causa el maximo momento mayorado en la

seccion.

b) Cortante de agrietamiento por cortante en el alma:

El agrietamiento por cortante en el alma empieza en un punto interior del elemento, para un
cortante nominal V. Cuando los esfuerzos principales de traccion exceden la resistencia a
traccion del concreto, y luego se propagan diagonalmente tanto hacia arriba como hacia
abajo, se presentan a menudo en vigas de almas delgadas sometidas a altas fuerzas de

preesfuerzo.

— (2.7.11.1-3)
Vew= 093. f'.+03.foc .by.dy+V,

foc = Esfuerzo de compresion en el concreto (después de que han ocurrido todas las
pérdidas de Presforzado) en el centroide de la seccion transversal que resiste las
cargas aplicadas externamente, o en la union del alma y el ala cuando el centroide
esté4 localizado dentro del ala (kg/cm?).

bw = Ancho del alma (cm).

d, = Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero Presforzado
(kg/cm?).

V|, = Componente vertical de la fuerza efectiva de Preesforzado en una seccion (kg).
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c) Resistencia al cortante proporcionada por el refuerzo:

El refuerzo por cortante debera calcularse de acuerdo a las siguientes prescripciones:

1. Si V, <0,5.(0.V,) No es necesario poner estribos
2. Si 0,5.(0.V,) <V, <(@.V.) No se necesita estribos, poner el Av minima
3. S 1,>05V, Se necesita estribos, por lo tanto se calcula

Cuando se hace necesario el calculo de la armadura transversal para resistir la fuerza
cortante de disefio en una seccion especifica, su contribucion a la resistencia debera ser

igual a:

(2.7.11.1-4)
Ay.fp.d _
= %s 2,2. fc.by.d

En caso que el valor calculado exceda el limite permitido se debe cambiar la seccion.
Como la resistencia nominal al cortante estd compuesta del cortante que resiste el concreto

y del que debe resistir el refuerzo, entonces:

Luego como:

Ay fye-d
VuS¢. Vc"'%

El area de la seccion de refuerzo transversal requerida seré:
V,—0.V, .S
Av Z u C
D. fye.d

Para fines practicos no es conveniente suponer un espaciamiento y calcular la seccion
requerida, si no mas bien elegir el tipo de estribo y conocida el area de dicha armadura
encontrar el espaciamiento, es decir:

@.A,.f,..d (2.7.11.1-5)
< VYV

Vy— 0.V,
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2.7.12. Verificacion por Momento Ultimo:

La propiedad més importante de una estructura es su resistencia, debido a que la resistencia
del miembro esta relacionada directamente con su seguridad. La resistencia de un miembro
de concreto preesforzado no esta automaticamente asegurada por la limitacion de los
esfuerzos bajo cargas de servicio. Si el miembro tuviera que sobrecargarse, ocurririan
importantes cambios en su comportamiento por el agrietamiento y debido a que uno o los
dos materiales alcanzarian niveles de esfuerzo dentro del rango inelastico antes de la falla.
El factor de seguridad solamente puede establecerse calculando la resistencia del miembro,
con un reconocimiento total de estos efectos, y comparando la carga que produciria la falla
del miembro con aquella que se espera que actle.

2.7.12.1. Vigas de Seccion Rectangular (a < hf):

Todo lo que se necesita para calcular el momento de resistencia Ultima de una viga de
concreto preesforzado es el valor de la resultante de la compresion C (la cual debe ser igual

a la fuerza de tension T) y el brazo del par interno en la falla.

Usando un método combinado de analisis y experimentacién se ha hallado que la
distribucion real de los esfuerzos de compresion en una viga puede reemplazarse por una
distribucion rectangular equivalente de esfuerzos que tenga una intensidad de esfuerzo

uniforme de 0,85. f’,. , hasta una profundidad a.

La relacién entre la profundidad del bloque equivalente de esfuerzos y real es:

0= puc (2.7.12.1-1)
= B,.

El valor de B; se ha establecido experimentalmente, donde no debe exceder de 0,85 y no

debe ser menor que 0,65.
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La profundidad del bloque de esfuerzos de compresion en la falla se puede hallar en la
condicion de equilibrio que establece C = T. para una viga en la cuél la zona de compresién
es de un ancho constante b.

0,85.f c.a.b = Ap. fps

Resolviendo esta ecuacion para la profundidad del blogue de esfuerzo se tiene:

(2.7.12.1-2)
Apfos bc

085 f b

El momento resistente en la falla es el producto de la fuerza de tension (o compresion) por
el brazo del par interno. Para un miembro que tenga una zona de compresion de ancho

constante, la resistencia nominal a la flexion es:

(2.7.12.1-3)
My =4y frs. d—=
Donde:
fos = Esfuerzo en el acero de preesfuerzo en el estado de resistencia nominal a la fleion
(kg/cm2).

A, = Area de acero preesforzado en la zona de traccion por flexion (cm2).

Para fines de disefio, de acuerdo con el cddigo, esta resistencia nominal debe de

multiplicarse por un factor de reduccion de resistencia g para obtener la resistencia de

disefio:
(2.7.12.1-4)
a
@. Mn = @.Ap.fps. d - E
My, = 0. M, (2.7.12.1-5)

Donde ¢ = 0,90 para flexion.
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De acuerdo con el codigo ACI, siempre que el preesfuerzo efectivo f,e no sea menor que

0,50.f, , el esfuerzo en el acero a la falla se puede tomar igual a:

a) Paratendones adheridos:

2.7.12.1-6
fos = f; 1—y—”—p"'ﬁ’” ( )
P B f¢
b) Paratendones no adheridos:
(2.7.12.1-7)
f'c

Pero en ningln caso mayor que fy, 0 (foe + 420). El porcentaje de acero de preesfuerzo py €s

igual a:

a (2.7.12.1-8)
Pr=b.d

Donde:

fou = Resistencia especificada a la traccion del acero de preesforzado (MPa).

pp = Cuantia de refuerzo.

vp = Factor por tipo de acero de preesforzado.

1 = Factor que relaciona la profundidad de bloque rectangular equivalente de esfuerzos de
compresion con la profundidad del eje neutro.

fee = Esfuerzo efectivo del acero de preesfuerzo (Después que han ocurrido todas las

pérdidas de preesforzado) MPa.

65



Tabla 2.7.11-1.- Factores para calculo de Momento Ultimo:

¥p = 0,55 Para barras de alta resistencia
vp = 0,40 Para torones corrientes

vp = 0,28 Para torones de baja relajacion
Fuente: Arthur Nilson:

B1=0,85.fc f'c <280 kg/cm2

B1=0,80.f"c 280 <f'c <350 kg/cm?2
B1=0,75.fc 350 <{'c <420 kg/cm2
B1=0,70.fc 420 < f'c <490 kg/cm?2
B1=10,65.fc f'c > 490 kg/cm2

Fuente: Arthur Nilson:
2.7.12.2. Vigas de Seccion T o | (a > hf):

Para miembros con patines tales como las vigas | y T, en la cuél la profundidad del bloque
de esfuerzos es méas grande que el espesor del patin, el area total de acero, por razones de
calculo, se divide en dos partes. La primera parte es el Ays que actla bajo el esfuerzo fys , y
equilibra exactamente a la compresion en las porciones sobresalientes del patin:

I
fps
Apw = Ap — Apy

Y la profundidad del bloque de esfuerzos es:

(2.7.12.2-1)
a= Apf'fps

~0,85.f by

El brazo del par interno para esta a parte del momento resistentees d — a/2
El momento total resistente en la falla se halla sumando las dos partes:

hy (2.7.12.2-2)

a
- A +Apfﬁ?$ d—_

My = Apu-fps: d =3 :
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Y para fines de disefio, como es usual, la resistencia a la flexion se supone igual a @M,,.

2.7.12.3. Condiciones de Disefio:

Una parte del momento mayorado en la seccidn, es resistida por el acero de pretensado

Para calcular la resistencia a flexion se calcula de la siguiente manera:

(2.7.12.3-1)
M, < 0. M,

(2.7.12.3-2)

M, =M1 + My,

Donde:

M, = Momento mayorado en la seccion.
M1 = Momento que resistela armadura activa (el acero de preesfuerzo).

M2 = Momento que resiste la armadura pasiva.
Si:
My <My: No se necesita armadura para resistir la flexion.

My <My Si se necesita armadura para resistir la flexion.

Si se necesita armadura para resistir la flexion, entonces el momento sera:

(2.7.12.3-3)

My, =M, — My,
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Estudio Topogréfico.

Se realizd un levantamiento topogréafico segun lo especificado en el capitulo anterior,
abarcando una superficie mas o menos 100 metros aguas arriba y 100 metros aguas abajo
del rio, de igual forma en direccién de los accesos.

Resulté un levantamiento de 296 puntos que fueron procesados con un software de

computador con curvas de nivel a cada metro y plasmados en planos. (Anexo XI).

Figura (3.1-1).- Area cubierta por el levantamiento Topogréfico:

PROPIEDAD DEL SR.
CELEDONIO MERILES
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3.2. Estudio de Suelos.

Se trabaj6 con el estudio que nos proporciono la entidad financiadora (Sub-Prefectura de la
Prov. Cercado). Que resulta ser un estudio con dos perforaciones, obteniéndose resistencias

de 2,20 y 2,30 kg/cm2 para profundidades mayores a los cuatro metros.
En el disefio se trabajo con una resistencia admisible de 2,25 kg/cm2 (Anexo V).
3.3. Estudio Hidroldgico e Hidraulico.

Después de realizar un estudio detallado de las caracteristicas de la cuenca del Rio Mena se

pudo determinar lo siguiente: (Anexo V1)

- Presenta un 4rea igual a 53.07 km?.

- El rio tiene una tendencia a crecidas constantes, la cuenca es de forma oval mas o
menos alargada.

- El rio nace a una altura de 2260 m.s.n.m. y desciende hasta los 1900 m.s.n.m. en
donde se emplazara un puente, nace con una pendiente fuerte y se va atenuando
hasta los 7 km para mantenerse mas 0 menos constantes.

- Se determind que el Rio Mena tiene una seccién con capacidad de llevar 250m*/seg.
en una crecida para un periodo de retorno de 100 afios.

- Para un caudal de 250 m*/seg. presenta un tirante maximo de 3,00 m.

- Presenta una socavacion potencial de 2.25 m para Estribos.

Figura (3.3-1).- Seccion transversal del Rio:

|%26%9:5%9

N.AM.E. = 17803%

N SOCAVACION MAXIMA
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3.4. Disefio Estructural de la Superestructura.

3.4.1. Disefio del Barandado.

Para el disefio geométrico del barandado se tom¢ referencia del barandado Tipo Peatonal,
baranda construida con pasamanos de Tubo Galvanizado y postes de hormigon armado con

una altura de 1,06m, segun especificaciones de la norma AASHTO estandar.

Los postes se distribuyeron con una separacion de 2 metros a manera de reducir el peso o
carga que éste ocasiona; sin embargo, cerca de los extremos se redujeron un poco las
separaciones de manera que los postes queden distribuidos de forma tal que se tenga un

poste al comienzo y al final del barandado (Anexo VII - XI1).

Figura (3.4.1-1).- Geometria del Barandado y Acera Peatonal:
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3.4.2. Disefo de Vereda.

Las veredas se disefiaron con una ancho libre para el paso peatonal de 0.80 m con un
espesor de losa 0.15 m, ubicadas a ambos lados de la calzada del puente, éstas estan
disefiadas para resistir la carga de una rueda del camion de disefio y ademas al choque

vehicular de un vehiculo liviano (Anexo VII - XI).

Figura (3.4.2-1).- Geometria del Barandado y Acera Peatonal:
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3.4.3. Numero y separacion de vigas.

El nimero de vigas se determind tomando en cuenta las recomendaciones dadas de acuerdo
con la AASHTO Standar, con la cual se determind un nimero de vigas igual a 4. Y una
separacion entre vigas calculada a través del uso de la fraccion de carga, resultando una
separacion de 2.00 m. entre vigas quedando un volado de 0,90 m en ambos extremos
(Anexo VII - XI).

3.4.4. Disefo de Losa de Hormigén Armado.

La losa del puente se disefid con un espesor de 0.25 m, dimension que cubre todas las
exigencias de norma, ademas abarca una calzada de dos vias de trafico de un ancho total y
minimo de 7,3 m con una longitud total de 45 m.

Encima de esta losa se dispuso una capa de rodadura de hormigén de 5 cm de espesor que

forma un desnivel con la vereda de 0.25 m (Anexo VII - XI)
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3.4.5. Disefio de Vigas de Hormigén Preesforzado con Armaduras Postesas.

Las vigas de Hormigon Preesforzado tienen una longitud de 45 m y una seccién | tipo
AASHTO con una altura de 2,00 metros tomando como referencia la seccion tipo VI.

Estan disefiadas con un pretensado total, en combinacion de armaduras de refuerzo para
solicitaciones de corte, no presenta esfuerzos de traccion.

La fuerza de pretensado tedrica total es igual a 707990 kg. (Anexo VII - XI1).

Figura (3.4.5-1).- Geometria de la Viga Preesforzada en centro luz:
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3.4.6. Disefo de Diafragmas de Hormigon Armado.

Las vigas diafragma se disefiaron lo mas rigidas posibles monoliticas con el tablero.

Estas vigas fueron distribuidas de forma transversal a lo largo del puente con separaciones
de 7,5m, con una altura de 1,50 m y un ancho es 0,20 m

(Anexo VII - XI).

3.4.7. Juntas de Dilatacion.

Para las juntas de dilatacién, con en el objeto de proteger los bordes se coloco tanto en el
borde del estribo como en la losa del puente, fierro metalico angular de 4”x4”x3/8” en
combinacion de barras de acero de 10 mm de diametro cada 20 cm, ademas se debe rellenar
la rendija de 2 cm con material flexopreno para evitar que particulas de tierra perjudiquen
la dilatacion del hormigén. Todas los componentes de la junta de dilatacion no tienen

disefio alguno inclusive en algunos libros ya solo se recomiendan dimensiones (Anexo XI).

Figura (3.4.7-1).- Detalle de la Junta de Dilatacién:
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0,10 /0,10
CANTONERA

L4" x 4" x 3/8" JUNTA DE NEOPRENO
N° SM2000

I

SOLDADO A LA CANTONERA

0,10 0,10

3.5. Disefno de la Infraestructura:

3.5.1. Disefio Apoyos de Neopreno.

Siguiendo el procedimiento que propone el libro de Belmonte se determin6 el uso de
apoyos de neopreno compuestos con planchas metélicas.

Los apoyos determinados son de dimensiones de 0.25x0.40x0.036 m (Anexo VII — XI)
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3.5.2. Disefio de dados.

El disefio de dados o pedestales fueron tratados como piezas macizas solicitadas a cargas
concentradas, para este disefio se tomo referencia del libro de Hormigon Armado de
Jiménez Montoya.
Los dados tienen un éarea de apoyo de 0.50x0.60m con una altura sobresaliente de 0.10m.
(Anexo VII - XI)

Figura (3.5.2-1).- Detalle del Neopreno y Dado de apoyo:
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3.5.3. Diseio de Estribos.

De la variedad de tipos de estribos aqui se empled el estribo con contrafuertes ya que es
mas conveniente para las dimensiones exigidas por la estructura.

Los estribos tienen una altura total de 11.50 m, disefiados con fundaciones flexibles.
(Anexo VIII - XI)
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Figura (3.5.3-1).- Elevacion del Estribo Tipo:
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Figura (3.5.3-2).- Vista en Planta del Estribo Tipo:
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3.6. Precios Unitarios.

Los precios unitarios se los desarrollaron por items en donde se utilizaron precios actuales

de materiales, mano de obra y maquinaria, en los cuales se consideraron en el formato 2011

del Documento Base de Contratacion: (Anexo 1X)

N o a &

Materiales.

Mano de obra.

Cargas sociales, 55% al 71.18% de la mano de obra.
Impuestos IVA, 14,94% de la mano de obra + Cargas sociales.

Equipo, Maquinaria y Herramientas

Herramientas Menores, 5% del total de la mano de obra con cargas sociales e

IVA.

Gastos Generales y Administrativos, 10% de 1+2+3.

Utilidad, 10% de 1+2+3+4.
Impuestos IT, 3.09% de 1+2+3+4+5.

Total Precio Unitario, la suma de 1+2+3+4+5+6.

3.7. Presupuesto.

El presupuesto necesario para poder construir este proyecto sera de: (Anexo 1X)

Esta cantidad se distribuira en los siguientes modulos:

00. Trabajos preliminares............... Bs. 1,251.93
01. Infraestructura........................ Bs. 2,521,776.98
02. Superestructura....................... Bs. 1,346,296.25

04. Defensivos y trabajos finales....... Bs. 250,297.59

Bs. 4,119,770.59 ||
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3.8. Cronograma.

Se desarroll6 una programacién mediante el método del diagrama de Gantt, Segun el
cronograma y planeacion mostrada se estimo un tiempo de ejecucion de la obra de:
(Anexo IX)

265 dias calendario ||

3.9. Especificaciones Técnicas
Se desarrollaron especificaciones técnicas de forma general, las que muestran los requisitos

minimos que se tendran que cumplir, ademas mencionar que se deben aplicar las normas

correspondientes tanto de hormigones como las estructurales (Anexo X)
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3.10. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

3.10.1. Conclusiones:

- Obtenidos los resultados de la ingenieria bésica, (estudio topogréafico, geotécnico,
hidrologico e hidréaulico, etc.) y realizando una seleccion de alternativas, (técnicas y
econdmicas) es posible determinar que un puente de Hormigon Pretensado con L = 45m
es la estructura adecuada, segura y factible para el lugar de emplazamiento.

- Para conectar la carretera con el puente es necesario realizar los accesos para llegar hasta
la elevacion del mismo, debido que la cota rasante del puente se encuentra muy por
encima de la cota rasante de la carretera.

- En cuanto a la socavacion, se ha determinado que es muy significativa, por lo tanto se
debe ir por el lado de la seguridad y evitar que una pila vaya al centro del cauce optando
por la construccion de un puente de un solo vano.

- El estudio de suelos que nos facilité la Sub-Prefectura es del afio 1996, por lo tanto no es
un dato seguro y confiable para fundar el puente.

- Observando las buenas caracteristicas de resistencia del suelo se definié que las
fundaciones de los estribos serdn de tipo superficiales, no siendo necesario una
fundacion profunda.

- Existen muchas cargas que no se consideraron en el proyecto, por diferentes razones
justificables tales cargas como las de sismo, cargas de viento, y otras cargas que no
corresponden aplicarlas al disefio de esta estructura.

- En el presente proyecto, se decidid la construccion del barandado peatonal especificado
por la norma AASHTO LRFD 2004, debido a que el puente estd muy proximo a un
pueblo donde existe la posibilidad de que por él circulen peatones; ademas de ser un
lugar turistico en los meses de Diciembre, Enero y Febrero.

- Lanorma AASHTO LRFD recomienda para el disefio de vereda, que se realice con un
desnivel de 20cm como maximo con referencia a la calzada, en éste proyecto se opto por
tomar un desnivel de 25cm pensado en que después de algin tiempo el espacio de 5cm

sera cubierto por la capa de rodadura.
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Para poder conseguir una estabilidad méas segura en el disefio de estribos, no se
consideraron las cargas hidrostaticas del lado del lecho del rio, ni tampoco las cargas de

viento ya que estas cualesquiera sea su magnitud son fuerzas estabilizantes.

3.10.2. Recomendaciones:

Una primera y muy importante recomendacion es que para que el puente se construya es
necesario realizar el estudio de suelos con perforaciones, debido a que las caracteristicas
litolégicas del suelo han variado desde 1996 hasta la fecha; es por este motivo que la
fundacion planteada no es confiable.

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 razon que algunas veces en ciertos detalles se ve la necesidad de
tomar en cuenta otros criterios.

Muchos proyectos de puentes sobre rios que se realizaron, no toman mucha importancia
al estudio hidrolégico e hidraulico, es recomendable por seguridad realizar un estudio
detallado de éste, para evitar riesgos de colapso de la estructura.

Es recomendable que se disefien apoyos de neopreno compuestos ya que estos apoyos no
son del todo fijos ni del todo moviles, y esto hace que funcionen como fijos con relacion
a las deformaciones horizontales y como mdviles con respecto a las deformaciones
restantes a que esta sometida la estructura.

Es recomendable disefiar defensivos con gaviones, ya que generan menor impacto

ambiental y mayor seguridad a la estructura.
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