


1. ANTECEDENTES

El acceso al Sector Santa Rosa es un camino de tierra que salva la Quebrada Rujero,
en el periodo de precipitaciones pluviales el transito peatonal y vehicular son

obstaculizados por las crecidas de la Quebrada Rujero.
1.1. ElProblema

En la actualidad no se cuenta con la construccion de ningln tipo de puente que salva la
Quebrada Rujero - Sector Santa Rosa, que permita el transito peatonal y vehicular
continuamente.

En el periodo de precipitaciones pluviales el incremento del caudal de la Quebrada
Rujero provoca que el trénsito hasta y desde el sector Santa Rosa se obstaculice
temporalmente perjudicando a los pobladores de la zona.

Situacion que se resume en:

v"Acceso intransitable en el periodo de precipitaciones pluviales por las crecidas
de la Quebrada Rujero.

v Costo de transporte elevado en el acceso al Sector Santa Rosa.

Al existir un disefio estructural del puente vehicular y con la posibilidad de la
construccion del mismo existiria un cambio en el aspecto integrador que permita la

circulacién permanente y mejorar el nivel de ingresos de los beneficiarios.

1.2. Objetivos

1.2.1. General

Realizar el Disefio Estructural del puente vehicular tipo viga de H° preesforzado con
armaduras postesas de 2 tramos simplemente apoyados, con viga de seccion transversal
I (Tipo V), con luz de célculo de 26 m cada uno y longitud total de 52 m, sobre la

Quebrada Rujero - Sector Santa Rosa.

1.2.2. Especificos

v' Estimar la Socavacion General por Contraccion mediante los métodos

empiricos de: Laursen; Lischtvan - Levediev; Straub.



v' Estimar la Socavacion Local en los Estribos mediante los métodos empiricos
de: Artamonov; Froehlich; Laursen; Liu, Chang y Skinner; Melville.

v’ Estimar la Socavacion Local en la Pila mediante los métodos empiricos de:
Arunachalam (1.965 - 1967); Breusers, Nicollet y Shen (1.977); Carsten
(1.966); Froehlich (1.991); Larras (1.963); Laursen y Toch (1.953 - 1.956);
Adaptacién de Neill (1.964); Maza - Sanchez (1.968); Melville y Sutherlandn
(1.988); Universidad estatal de Colorado (CSU).

v' Estimar la Socavacion Total incluyendo sus correcciones.

v Realizar la Ingenieria Béasica (ElI Levantamiento Topografico, el Estudio
Hidrol6gico e Hidraulico y el Estudio de Suelos) para el emplazamiento del
puente vehicular planteado.

v" Seleccionar el sistema de preesforzado para el puente vehicular planteado.

v" Describir las Especificaciones Técnicas de los items del puente vehicular
planteado.

v Determinar los Cémputos Métricos y los Precios Unitarios (PU) de los items
del puente vehicular planteado.

v Determinar el Presupuesto General y el Cronograma de Ejecucion del puente
vehicular planteado.

v Elaborar la Ficha de Impacto Ambiental y la Matriz de Identificacion de
Impactos Ambientales que causara la construccion del puente vehicular
planteado en la zona de estudio.

v Elaborar el plano de emplazamiento y los Planos Estructurales (La

Subestructura y la Superestructura) del puente vehicular planteado.
1.3. Justificacién

La Quebrada Rujero - Sector Santa Rosa tiene un ancho aproximado de 52 m en la zona
de emplazamiento del puente vehicular estimandose un tirante maximo de
1,2 m, con caudal méaximo de 178,09 m®/s para un periodo de retorno de 100 afios y

estimandose un tirante méaximo de 1,35 m, con caudal maximo de 215,28 m®/s para un



periodo de retorno de 500 afios; de acuerdo a consultas realizadas a los comunarios
regularmente el caudal de llegada alcanza una altura aproximada de

1,5 m lo cual impide el transito por la zona.

1.4. Alcance del proyecto

La SUBGOBERNACION URIONDO otorgd para el disefio del presente proyecto el
croquis de ubicacion del puente vehicular.

Se planted el disefio estructural del puente vehicular tipo viga que salva la Quebrada
Rujero - Sector Santa Rosa para lo cual el proyecto tiene un solo componente que
consiste en el mismo puente vehicular.

Para el disefio se considera la norma AASHTO LRFD y la norma ACI 318 - 08.

Tipo de proyecto: Puente vehicular
NOcarril: 2

Anchocarril: 3,65 m

Anchocalzada: 7,3 M

Carga tipo: Camién HL - 93
Espesorcapa de rodadura: 7,5 CM
NOtramos: 2

LuZcalculo: 26 M

L 52 m

N N N N N A

Sistema estructural: Losa de H° A° (H° tipo A con resistencia caracteristica a

los 28 dias de f°c = 250 kg/cm?) sobre viga de seccion transversal | (Tipo V) de

H° preesforzado con armaduras postesas simplemente apoyada (H° tipo P con

resistencia caracteristica a los 28 dias de f°c = 350 kg/cm?).

v" Recubrimiento minimo para el acero de refuerzo (Limite de fluencia
minimo fy = 4.200 kg/cm? y G - 60 ksi): 2,5 cm

v" Recubrimiento minimo para el acero de preesfuerzo (Torones de %2 y

G-270ksi): 4cm

v’ Sistema de preesforzado: Protende



v Vaina de acero galvanizado con coeficientes de friccion: K =0,0015y pp =
0,2

Apoyo de neopreno compuesto: 3,5 dm x 3,5 dm x 0,05 dm

Tipo de fundacién: Directa

Estribo: 2 estribos tipo ménsula de H° A° de dimensiones iguales

RN NERN

Pila: 1 pila tipo pdrtico de H° A°

1.4.1. Aporte académico del estudiante

Realizar la comparacion técnica entre el disefio de una viga de seccion transversal |
(Tipo V) y el disefio de una viga de seccidn transversal doble T del puente vehicular
tipo viga de H° preesforzado con armaduras postesas de 2 tramos simplemente
apoyados, con luz de calculo de 26 m cada uno y longitud total de 52 m, sobre la
Quebrada Rujero - Sector Santa Rosa.

1.5. Localizaciéon

El proyecto se localiza en el Dpto. de Tarija, Prov. José Maria Avilés, 1° Seccion

(Municipio Uriondo), Quebrada Rujero - Sector Santa Rosa.

Figura 1: Localizacion del proyecto
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(Fuente: Plan de Desarrollo Municipal (PDM) Uriondo).



v" Limites del proyecto:

S: Sector Santa Rosa

E: Comunidad Higueras

N: Valle de La Concepcion

- W: Comunidad La Compafiia

Geograficamente el puente vehicular se localiza sobre la Quebrada Rujero - Sector

Santa Rosa.
Cuadro 1: Localizacion del puente vehicular
Pto Coord. UTM Elevacién Descripcié
Prog. Norte Este (msnm) n
0+
1 | 013,92 | 7.599.424,391 328.710,158 1.709 Inicio
5
0+
2 | 065,92 | 7.599.388,238 328.709,056 1.709 Fin
5
Pto Coord. Geogréficas Elevacion Descripcio
Prog. Latitud S Longitud W (msnm) n
0+
21°42° 64° 39’
1 | 013,92 1.709 Inicio
. 1,25226” 20,9702
0+
21°42° 64° 39’
2 | 065,92 1.709 Fin
c 2,42729” 21,022

(Fuente: Elaboracion propia).

Figura 2: Localizacion del puente vehicular
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(Fuente: Imagen satelital (Google Earth plus)).

1.5.1. Informacién socioecondmica

Para la construccion del puente vehicular se evidencio que en el lugar de
emplazamiento de la obra (Municipio Uriondo - Valle de La Concepcidn) se cuenta
con mano de obra calificada y no calificada; servicios basicos como: Agua potable,
alcantarillado sanitario, electricidad, telefonia, hoteleria, alimentacion (Restaurantes),
entre otros.



2. MARCO TEORICO

2.1. Ingenieria Bésica

Para el emplazamiento del puente vehicular se realizo el levantamiento topografico
(100 m aguas arriba y 100 m aguas abajo) se busco el menor ancho de la Quebrada

Rujero - Sector Santa Rosa sin alejarse del trazo general del camino de tierra existente.
(Ver Anexo I: Levantamiento Topogréfico).

Figura 3: Geologia
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(Fuente: Plan de Desarrollo Municipal (PDM) Uriondo).

2.2. Puente Tipo Viga

Este tipo de estructura constituye el esquema estructural mas simple.
En este tipo de puente las cargas principales de la superestructura se transmiten a la
subestructura a través de los apoyos como reacciones verticales.

Los esfuerzos primarios en el puente tipo viga son de flexion.



Longitudinalmente se considera el sgte. esquema estructural:
v" Puente de tramos simplemente apoyados

Este tipo de esquema estructural es la solucion mas elemental porque tiene la ventaja
en tiempo de su calculo y construccion pero igualmente se presentan inconvenientes
como por ej. un mayor numero de juntas y dispositivos de apoyo.

El esquema estructural del puente tipo viga es:

Figura 4: Esquema estructural del puente tipo viga
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(Fuente: Apuntes de puentes (CIV - 952)).
Se presenta la disposicion general del puente tipo viga, la losa de H° A° es el tablero

del puente mientras que el sistema formado por las vigas longitudinales y transversales

(Diafragmas) conforman la estructura principal.

Figura 5: Esquema detallado del puente tipo viga
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(Fuente: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

Figura 6: Seccion A - A



Ancho de la calzada

o o . it Seccion A - A
E—\ : Viga principal
Barandado | x =
<" -
Diafragma

Puente tipo viga:

v' Tablero: Losa de H° A°.

v' Estructura principal: Vigas longitudinales (Principales) +
vigas transversales (Diagragmas).

(Fuente: Apuntes de puentes (CIV - 952)).
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.3. H° preesforzado con armaduras postesas

Los torones son preesforzados o tensionados y anclados en los extremos del elemento
de H° después de que éste ha sido vaciado y ha adquirido la suficiente resistencia a la
compresion.

Estos torones son ubicados a través de ductos metélicos denominados (Vainas).

En esta técnica de tesado se considera el sgte.tipo:
v H° preesforzado con armaduras postesas con tendones adheridos

Con tendones adheridos significa que el ducto (\Vaina) luego del proceso de tesado es
llenado con mortero semiliquido de cemento (Lechada de cemento) el mismo que al
endurecerse alrededor de los torones mejora la resistencia del elemento a la compresion
y reduce el riesgo de fisuracién en el H° y la corrosion en el acero.

De esta manera la fuerza en el toron es transmitida al H° a través de los anclajes

ubicados en los extremos (Cabezales) del elemento.
(Referencia: Texto del Ing. Alvarez Gozalvez Ernesto, pagina 5).

El H° preesforzado con armaduras postesas es un método de preesfuerzo en el cual se
tesa el tordn después de que ha endurecido el H° asi el preesfuerzo se produce casi
siempre contra el H® endurecido y los torones se anclan contra él inmediatamente

después del preesfuerzo.
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Este método puede aplicarse a miembros precolados o colados in situ.

Los torones anclados en sus extremos son adheridos al H°.

En general la adherencia de los torones de H° preesforzado con armaduras postesas se
logra por la inyeccidn subsecuente de la lechada de cemento.

(Referencia: Disefio de estructuras de concreto presforzado, T. Y. Lin, pagina 35).

El dimensionamiento de una viga simple de H° preesforzado esta controlado por 2
secciones criticas: EI momento méaximo y las secciones extremas.

Después de disefiar estas secciones se pueden determinar las intermedias por
inspeccion.

La seccion del momento méaximo esté controlada por 2 etapas de carga la (Etapa inicial
en la transferencia) con un momento minimo que actta en la viga y la (Etapa de carga
de trabajo) con un momento maximo de disefio.

Las secciones de los extremos estan controladas por el area requerida para la resistencia
al esfuerzo cortante, las placas de apoyo, espaciamientos de los anclajes y espacio para

los gatos hidraulicos.
(Referencia: Disefio de estructuras de concreto presforzado, T. Y. Lin, pagina 297).

Los cables curvados permitirdn situar favorablemente el centro de gravedad del acero

en el centro del claro, en los extremos de la viga y en otros puntos intermedios.
(Referencia: Disefio de estructuras de concreto presforzado, T. Y. Lin, pagina 300).

En el HO° preesforzado con armaduras postesas la fuerza de preezforzado se aplica
estirando los cables contra el H® endurecido es decir el gato hidraulico estira al cable y
al mismo tiempo comprime al H® que en ese momento debe tener la resistencia
especificada.

El valor de la fuerza de preesforzado se controlard mediante la medicién de la presién
del fluido de la bomba/gato y la medida del alargamiento del acero.

Cuando los valores previstos de presion y alargamiento son obtenidos se anclan los
cables mediante cufas.

Un cable puede ser estirado de 2 lados o de 1 solo en cuyo caso el extremo pasivo o

muerto debe estar previamente anclado.
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Finalmente los conductos o vainas a lo largo de los cuales estan los torones son llenados
con mortero o lechada de cemento y un aditivo expansor segin la operacion
denominada (Inyeccion) de cables.

Lo que garantizara si esta bien realizada la permanencia de la fuerza de preesforzado y
que el acero de los cables no se oxidara ni se rompera por oxidacion o fatiga.

Clima, equipo y personal calificado seran determinantes.

Figura 7: Esquema constructivo de H° preesforzado con armaduras postesas

g

Vainas y torones

Anclaje activo (Gato hidraulico) Anclaje pasivo

Torén preesforzado ==

Transmisién en anclaje Deformacidn por preesforzado

* Tordn inyectado

R

H° preesforzado con armaduras postesas

(Fuente: Hormigén pretensado, Subieta Alfonso, pagina 13).
(Referencia: Hormigén pretensado, Subieta Alfonso, pagina 13).

En el proceso de H° preesforzado con armaduras postesas generalmente se colocan en
los moldes o formas de la viga conductos huecos que contienen a los torones no

esforzados y que siguen un perfil deseado antes de vaciar el H°.

Figura 8: Método de H° preesforzado con armaduras postesas
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Anclaje . Gato hidraulico
Viga

—
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Torénen lavaina ./

Método de H° preesforzado con armaduras postesas
(Viga con vainas embebido en el H°)

(Fuente: Disefio de estructuras de concreto presforzado, Nilson Arthur,
pagina 34).

El conducto se amarra con alambres al refuerzo auxiliar de la viga (Estribos sin
esforzar) para asi prevenir su desplazamiento accidental.
Luego se vacia el H°.
Cuando este ha adquirido suficiente resistencia se usa la viga de H° para proporcionar
la reaccion de esforzado en un extremo de la viga se estira con el gato hidraulico, luego
se ancla en el extremo de aplicacion del gato hidraulico por medio de accesorios
similares retirando seguidamente el gato hidraulico.
La tension se evalGa midiendo tanto la presion del gato hidraulico como la elongacion
del acero.
Los torones se tensan normalmente uno a la vez.
Normalmente se rellenan de mortero los conductos de los torones después de que estos
han sido esforzados.
Se coloca el mortero al interior del conducto en uno de los extremos a alta presion y se
continda el bombeo hasta que la pasta aparece en el otro extremo de la vaina.
Cuando se endurece la pasta une al tordn con la pared interior del conducto permitiendo
la transmision de fuerza.
Aungue los accesorios de anclaje permanecen en su lugar para transmitir la fuerza
principal de preesforzado al H° la aplicacion del mortero mejora el comportamiento
del miembro por si éste fuera sobrecargado y aumenta la resistencia maxima a la
flexion.
Una ventaja significativa del esquema de H° preesforzado con armaduras postesas es
la facilidad con la cual puede variarse la excentricidad de los torones a lo largo del

claro para proporcionar el contramomento deseado.
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(Referencia: Disefio de estructuras de concreto presforzado, Nilson Arthur, pagina 34).
Para vigas de H° preesforzado con armaduras postesas se prevén luces de 20 m -
45 m.

(Referencia: Puentes, Belmonte Hugo, pagina 124).

2.4. Seleccion de la seccion transversal

Las trabes estandar de la norma AASHTO precoladas del puente son particularmente
convenientes debido a que permite el montaje de la superestructura del puente con muy
poca o ninguna interferencia del trafico que circula por debajo.

Las trabes estandar de la norma AASHTO del puente alcanzan claros de hasta 43 m
siendo una practica comun colar las trabes portantes principales de una sola pieza bien
sea en una planta de precolado o en un patio temporal (In situ) para luego izarlas
mediante carros grua.

Colocadas las trabes lado a lado estas proporcionan apoyo temporal para la cimbra
usada para construir la losa del tablero colada (In situ).

En la direccion principal se desarrolla la accién compuesta entre las trabes precoladas
y la losa colada (In situ) de tal manera que la losa proporciona la parte principal del
patin a compresion para las trabes.

Se toman medidas para evitar el deslizamiento longitudinal.

Existe una variedad de trabes estandar del puente.

Las mas comunes son las de la norma AASHTO con peraltes que varian desde 0,71 m
-1,83m.

Las dimensiones de la seccion de la trabe del puente segin la norma AASHTO

(American Association of State Highway and Transportation Officials) es:

Figura 9: Seccion transversal estandarizada de la viga segun la norma AASHTO

TipoV: 27,4 m - 36,6 m
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(Fuente: Disefio de estructuras de concreto presforzado,
Nilson Arthur, pagina 517).

(Referencia: Disefio de estructuras de concreto presforzado, Nilson Arthur, pagina 517).

2.5. Ndcleo central de la seccién transversal

Se define como los puntos limites superior e inferior de la zona dentro de lo cual puede
aplicarse la fuerza de preesfuerzo sin producir tensién en ninguna parte de la seccion
transversal.

Su localizacién se obtiene planteando la expresion para el esfuerzo en la fibra de
tension causada por una fuerza de preesfuerzo excéntrica que actda sola e igualando a
cero esta expresion se puede conocer la excentricidad requerida.

Para localizar la distancia del punto limite superior ks desde el eje neutro supdngase
que la resultante de la fuerza de preesfuerzo (P) que equivaldria a (P;) actla en ese

punto. Entonces el esfuerzo en la fibra superior es:

A, A Xr? A, A.Xr?
Igualando a cero:
P PXeXy; e X y;j
—— =01+ =0
A, A.Xr? r?

Se obtiene la excentricidad correspondiente:

El signo menos indica que la dimension limite se mide hacia arriba del centroide del
He.
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Asi mismo la distancia (ki) hasta el punto limite inferior es:

En casos practicos a menudo no es necesario elaborar el diagrama de la zona centroidal.
Al colocar el centroide del acero de preesfuerzo en su ubicacion conocida en el centro
de la luz o cerca del centroide del H° en los apoyos y con una forma aproximadamente
parabolica entre estos puntos de control se asegura el cumplimiento de los requisitos

de esfuerzos limites.
(Referencia: Disefio de estructuras de concreto, Nilson Arthur - Winter G., pagina 648).

Si el elemento se sujeta solamente a la fuerza de preesfuerzo inicial (Pi) se demostrd
que la resultante de compresion actda en el centroide del acero.

Entonces no produce tensiones en la seccion transversal y estd actuando dentro del
ndcleo central de la seccion transversal.

En los casos limites se obtendra una distribucion triangular de esfuerzos de la
aplicacion de la fuerza de preesfuerzo con un esfuerzo cero en el H° ya sea en la parte
superior o inferior del elemento.

Las dimensiones limite del nacleo central de la seccion transversal se pueden hallar a
partir de las ecuaciones en un estado inicial de preesfuerzo donde se superpone el efecto
axial y de flexion con respecto a los esfuerzos en la superficie superior del elemento de

H° (os) y de la superficie inferior (oi) del mismo:

_ Pi PiXeXyS
TR

Pi PiXeXyi

oj=————"
Ac I

Para hallar la dimension (ki) inferior del nucleo central de la seccion transversal el
esfuerzo en el H° en la superficie superior debera hacerse cero.

Desarrollandose el proceso expuesto anteriormente obteniéndose los valores de (ks) y
(ki).

(Referencia: “Diserio de estructuras de concreto presforzado”, Nilson Arthur, pdgina 87).

El diagrama de la zona centroidal del acero de preesfuerzo, se esquematiza en el sgte.

diagrama.
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Figura 10: Zona limite tipica para el centroide del acero de preesfuerzo

.y . Zona limite para el

Limite superior centroide de los torones
Centroide
del H°

Limite inferior

(Fuente: Disefio de estructuras de concreto, Nilson Arthur - Winter G.,
pagina 668).

(Referencia: Disefio de estructuras de concreto, Nilson Arthur - Winter G., pagina 668).

2.6. Normas de disefio

2.6.1. Norma para el disefio de puentes

Bolivia no cuenta con una norma propia para el disefio de puentes.
Se permite hacer uso de las recomendaciones de la norma AASHTO LRFD.
Los requisitos de disefio de estas especificaciones emplean la metodologia del Disefio

por Factores de Carga y Resistencia (LRFD).
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.6.2. Norma para el disefio de elementos de H° A°

Es recomendable disefiar elementos de H° A° con la norma americana ya que la norma
para puentes lo es de esta manera conseguimos una mayor compatibilidad entre
normas.

Es por esto que los elementos de H° se disefian con la norma ACI 318 en combinacion

con la norma AASTHO LRFD.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.7. Estados de cargas

2.7.1. Estado de reposo

El elemento no esta sujeto a ninguna carga externa superpuesta por lo tanto tiene un

momento igual a cero.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).
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2.7.2. Estado de PP o estado (t = 0)

El elemento esta bajo preesfuerzo pero no esta sujeto a ninguna carga externa.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.7.3. Estado de carga balanceada

En este estado actlan todas las fuerzas que balancean el momento y permite que actten

las fuerzas de compresion.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.7.4. Estado limite de servicio o estado (t = o)

Como para otros tipos de estructuras se deben considerar varias combinaciones de

carga actuando sobre la estructura.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.7.5. Estado de limite ultimo

Estado en el que se mayoran las cargas y se minoran las resistencias.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.8. Factores de carga y combinaciones de carga

Los puentes se deben disefiar considerando los estados limites.
Cada uno de los elementos y conexiones debe satisfacer la sgte. ecuacion para cada uno
de los estados limites.

Z(niXYiin) <SP xR, =R,
Factor de modificacién de las cargas (Factor relacionado con la ductilidad, redundancia
e importancia operativa): ni =1
Factor de carga: yi
Solicitacion: Qi
Factor de resistencia (Multiplicador de base estadistica que se aplica a la resistencia
nominal) (para flexion 0,9 y para corte 0,75): ¢
Resistencia nominal: Rn

Resistencia reducida: Rr= ¢ X Ry
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Para el disefio de puentes se consideran los sgtes. estados limites:
(Referencia: Norma AASHTO LRFD, seccidn - pagina 3 - 10).

2.8.1. Estado limite de resistencia

Bajo el estado limite de resistencia se pueden producir tensiones muy elevadas y dafios
estructurales pero se espera que la integridad estructural global se mantenga.

Este estado garantiza que se provee resistencia y estabilidad.
v Resistencia I:

Combinacién de cargas basica que representa el uso vehicular normal del puente sin

viento.
(Referencia: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 3 - 11).

v" Resistencia Ill:

Combinacién de cargas que representa el puente expuesto a vientos de velocidades

superiores a 90 km/h.
(Referencia: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 3 - 11).

v" Resistencia V:

Combinacién de cargas que representa el uso del puente por parte de vehiculos

normales con una velocidad del viento de 90 km/h.

(Referencia: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 3 - 12).
(Referencia: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 3 - 11).

2.8.2. Estado limite de servicio

Se deben considerar como restricciones impuestas a las tensiones, deformaciones y
anchos de fisura bajo condiciones de servicio regular para brindar confort al usuario

para ello se tiene el sgte. estado:
v Servicio I:

Combinacidn de cargas que representa la operacion normal del puente con un viento

de 90 km/h tomando todas las cargas a sus valores nominales.
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También se relaciona con el control de las deflexiones y con el control del ancho de
fisuracion de las estructuras de H A°,
Esta combinacion de cargas también se deberia utilizar para investigar la estabilidad de

taludes.
(Referencia: Norma AASHTO LRFD, seccidn - pagina 3 - 12).

2.9. Pérdidas de la fuerza de preesforzado inicial

La fuerza de preesforzado efectiva o final es menor que la fuerza de preesforzado inicial
y la diferencia entre los 2 es la pérdida de fuerza de preesforzado.

La fuerza de preesforzado del gato hidraulico puede reducirse inmediatamente a una
fuerza inicial debido a pérdidas por friccion (Vaina y torones), acortamiento elastico
en el H° acufiamiento, penetracion de cufas, deslizamiento o hundimiento en los
anclajes y relajacion instantanea del acero.

A medida que transcurre el tiempo la fuerza de preesfuerzo se reduce gradualmente
primero rapidamente y luego lentamente debido a los cambios de longitud debido a
pérdidas por flujo pléastico o fluencia lenta en el H®, contraccion en el H® y relajacion

diferida en el acero altamente esforzado.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.9.1. Pérdidas Instantaneas

Ocurren el dia del tesado inmediatamente durante la construccién del elemento.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

2.9.2. Pérdidas Diferidas

Ocurren a través del tiempo. La fuerza se reduce gradualmente primero rapidamente y

luego lentamente debido a los cambios de longitud debido a estas pérdidas.
(Referencia: Apuntes de puentes (CIV - 952)).



Cuadro 2: Pérdidas de Preesforzado

Pérdidas

Etapa de ocurrencia

He preesforzado con armaduras pretesas

He preesforzado con aramduras postesas

Friccion (Vaina y torones)

No

Si (Al aplicar los gatos hidraulicos)

Acortamiento elastico en el H®

Si (Siempre) (En la transferencia)

Si (Tesado secuencial o escalonado) (Al

aplicar los gatos hidraulicos)

Instantaneas
No (Tesado simultaneo)
Acufiamiento, penetracion de cufias,
deslizamiento o hundimiento en los No Si (En la transferencia)
anclajes
Diferidas Flujo pléastico o fluencia lenta en el H® Si (Después de la transferencia) Si (Después de la transferencia)

Contraccion en el H°

Si (Después de la transferencia)

Si (Despues de la transferencia)

Relajacion en el acero

Si (Después de la transferencia)

Si (Después de la transferencia)

(Fuente: Apuntes de puentes (CIV - 952)).

0¢
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Para las propiedades promedio del acero y del concreto, curados bajo condiciones

normales de aire; las pérdidas promedio son:

Cuadro 3: Pérdidas de preesforzado promedio

Pérdidas Pretesado (%) | Postesado (%0)
Acortamiento elastico y flexion del concrerto 3 1
Deformacion pléastica del concreto 6 5
Contraccion del concreto 7 6
Deformacion pléstica del acero 2 3
Pérdidat 18 15

(Fuente: Diserfio de estructuras de concreto presforzado, T. Y. Lin).

En este caso se supone que se ha aplicado un sobretesado apropiado para reducir la

deformacion pléstica en el acero y para vencer las pérdidas por friccién y de anclaje.

Cuando el preesfuerzo promedio en un miembro es alto (Fe/Ac):

Cuadro 4: Pérdidast de preesforzado promedio

Pretesado (%)

Postesado (%)

Pérdida;

25

20

(Fuente: Disefio de estructuras de concreto presforzado, T. Y. Lin).

Cuando el preesfuerzo promedio es bajo:

Cuadro 5: Pérdidast de preesforzado promedio

Pretesado (%)

Postesado (%)

Pérdidat

14

12

(Fuente: Disefio de estructuras de concreto presforzado, T. Y. Lin).

(Referencia: Disefio de estructuras de concreto presforzado, T. Y. Lin).

2.10. Costos de la Construccion

El célculo de los costos de construccion se condiciona a una serie de factores, variables,

como los precios de los materiales, la mano de obra y otros, constantes, como los

insumos. Que aplicados en forma correcta nos suministran los precios unitarios (PU)
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los cuales multiplicados por los computos métricos o las cantidades de obra de cada
item o actividad nos proporcionan de forma a priori el presupuesto general o precio

total de la misma.

(Fuente: Apuntes de presupuesto y evaluacion econdmica de obras (CIV - 531)).

2.10.1. Especificacciones Técnicas

Es la descripcidn constructiva de cada item o actividad con sus respectivas unidades de

pago de la obra.

(Ver Anexo IV: Especificaciones Técnicas).

2.10.2. Computos Métricos

Este analisis se refiere a la medicion de longitudes, superficies y volimenes de los
diferentes items o actividades de la obra.
Se realizo el cdmputo métrico de la subestructura y de la superestructura del puente

vehicular respectivamente.

(Ver Anexo V: Computos Métricos).

2.10.3. Precios Unitarios

El precio unitario (PU) esta compuesto por los costos directos e indirectos, impuestos
y utilidades.

Los costos directos estan conformados por la mano de obra, materiales, herramientas,
maquinaria y equipos de construccion.

Los costos indirectos comprenden la administracion y la direccion de la obra que son

los gastos generales especificos necesarios para la realizacién de la obra.

(Ver Anexo VI: Anélisis de Precios Unitarios).

2.10.4. Presupuesto General

Es el resultado del producto de los computos métricos o las cantidades de obra por los
precios unitarios (PU) de cada item o actividad, el cual da el precio estimado de la obra

gue en ningln caso es exacto y definitivo.

(Ver Anexo VII: Presupuesto General).
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2.10.5. Cronograma de Ejecucién

Es la planificacion en tiempo (Diagrama de Gantt) del desarrollo de los items o
actividades para la ejecucion de la obra.

Considerando el cumpliento en tiempo de la ruta critica (Actividades criticas).

(Ver Anexo VIII: Cronograma de Ejecucion).

2.11. Marco Teorico del Aporte

2.11.1. Seccion transversal doble T

Es probablemente la seccion transversal utilizada mas a menudo en la construccion
preesforzada en los Estados Unidos.
En ésta se suministra una superficie plana entre 1,22 m - 2,45 m (4 pies - 8 pies) de

ancho.

(Referencia: “Diseiio de estructuras de concreto”, Nilson Arthur - Winter G., pagina 666).

Figura 11: Seccion transversal doble T

— —
PC '/v Pp //'/‘.’

(Fuente: “Diserio de estructuras de concreto presforzado”, Nilson Arthur, pagina 287).

Las siglas PC corresponde a la parte colada in situ y PP es la parte precolada.

El prerrequisito esencial para la accion compuesta es una buena adherencia entre el H°
precolado y el colado in situ.

El cortante por flexion produce la tendencia al deslizamiento horizontal a lo largo del
plano que separa las 2 partes.

Una considerable resistencia al deslizamiento es proporcionada por la adhesion y
friccion natural entre el H° colado y el precolado.

En muchos casos se deja rugosa la superficie superior del elemento precolado

raspandola para aumentar la transferencia de cortante por friccion y trabazén mecanica.

(Referencia: “Diserio de estructuras de concreto presforzado”, Nilson Arthur, pdgina 287).
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2.11.2. Eficiencia a la flexion de la seccidn transversal

El proceso global de disefio de una viga requiere la consideracién de numerosos
factores tales como tipo de construccion, materiales, cargas y condiciones ambientales.
Sin embargo en muchos casos esta labor se reduce a la seleccion de una viga de forma
o perfil y tamafio particular tal que los esfuerzos reales en la viga no excedan los
esfuerzos permisibles.

Ademas de considerar los esfuerzos por flexion un disefio completo requiere también
que los esfuerzos cortantes se mantengan por debajo de los valores permisibles y que
se consideren los efectos de pandeo (Particularidad de las columnas) y la concentracion
de esfuerzos.

La férmula de la flexion proporciona resultados precisos Unicamente en las regiones de
la viga donde la distribucién de esfuerzos no se interrumpe por irregularidades en la
forma de la viga o por discontinuidades de carga.

Tales irregularidades pueden producir esfuerzos locales llamados (Concentraciones de
esfuerzos) que son mucho mayores que los esfuerzos obtenidos a partir de la formula
de la flexion.

(Referencia: “Mecdnica de materiales”, Gere J. - Timoshenko S., pagina 231).

Con el fin de seleccionar una viga es conveniente determinar el médulo de seccién
requerido (S) dividiendo el momento flexionante maximo entre el esfuerzo permisible
en el material:

S = Mméx

Gperm
En esta ecuacion (operm) €S el esfuerzo normal maximo permisible el cual se basa en las
propiedades del material y la magnitud del factor de seguridad (FS) deseado.
Para asegurar que no se rebasen los esfuerzos permisibles la viga seleccionada debe
tener un area de seccion transversal que presente un modulo de seccién al menos tan
grande como el obtenido de la anterior ecuacion.
Por supuesto para minimizar el peso de una viga y con ello ahorrar material es practica
comun seleccionar una viga que tenga no sélo el médulo de seccion requerido sino

también la menor area transversal.



(Referencia: “Mecanica de materiales”, Gere J. - Timoshenko S., pagina 236).

25
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INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Disefio estructural de la superestructura (Viga de seccién transversal

3.

I (Tipo V))
yre = 2.400 kg/m?®
Resistencia caracteristica del H a los 28 dias: ¢ = 210 kg/cm?
Esfuerzo de fluencia del acero: fy = 4.200 kg/cm?
Luzcaiculo = 26 M
3.1.1. Disefio del barandado

Figura 12: Barandado

0,12m
-
1 E0,0S m
/ + Tubular redondo de @ 51 mm
/ 0,20 m
0,15 m
1,06 m /
0,15m
Q.
/ 0,‘15 m 1,00 m ‘
/ i 0,02 m
‘ ‘ 0,07 m o
oL gt
0,15 m 0,12m \
]
0,08 m
0.20m 0,30m |
0,18 m
ki
0,20 m

(Fuente: Elaboracion propia).

YA e = 7.850 kg/m?®



(I)pasamanos =51 mm

2
_ T X ((Z)pasamanos) . mX (0,051 m)z

A = = 0,002043 m?
pasamanos 4 4 0,00 043 m

Distanciaentre postes = 2 M .. N%ostes = 14 .. N°pasamanos = 56
v Combinaciones de las cargas:

Se considera las combinaciones de las cargas establecidas por la norma AASHTO LRFD presentando la estructura las

condiciones mas desfavorables para asegurar la vida Util del proyecto y brindar seguridad a los usuarios.

Cuadro 6: Combinaciones de las cargas y factores de carga

DC Usar s6lo uno por
LL
DD vez
IM
DW cE TU
Combinacién de cargas EH BR WA lws lwL ler| cr | TG | sE
Estado limite EV SH eo [1c|cT|cv
PL
ES
LS
EL
Resistencia | (A menos que se
- ) vo | 1,75] 1 - - 1 105/1,2 | yte |yse| - - - -
especifique lo contrario)
Resistencia Il v 1,35 1 - - 1 105/1,2 ]| yre | yse | - - - -
Resistencia 111 Yo - 1 |14 - 1 105/1,2 | yte |yse| - - - -

LZ



DC

Usar sélo uno por

LL
DD vez
IM
DW CcE TU
Combinacién de cargas EH o WA lws lwL ler| cr | TG | sE
Estado limite EV SH eq |ic|cT|cv
PL
ES
LS
EL
Resistencia IV - Solo EH, EV, ES, DW, | yp
- 1 - - 1 (05/12]| - - - - - -
DC 1,5
Resistencia V vo 1,35 1 |04 | 1 1 (05/1,2|yre|yse| - - - -
Evento extremo | Yo | veo | 1 - - 1 - - - 1 - - -
Evento extremo I v | 05| 1 - - 1 - - - - 11 1
Servicio | 1 1 1 /03| 1 1| 112 |yre|yse| - - - -
Servicio Il 1 1,3 1 - - 1| 11,2 - - - - - -
Servicio Il 1 0,8 1 - - 1 11,2 | y1e | yse | - - - -
Servicio IV 1 - 1107 | - 1] 1/1.2 - 10| - - - -
Fatiga - Sélo LL, IMy CE 0,75 - - - - - - - - -

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 3 - 16).

8¢



Cuadro 7: Factores de carga para las cargas permanentes (yp)

Tipo de la carga

Factor de carga

Max. | Min.
DC: Elemento y accesorios 1,25 0,9
DD: Friccién negativa (Downdrag) 1,8 0,45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos 15 0,65
EH: Empuje horizontal del suelo
v Activo 15 o3
v" En reposo 135 09
EL: Tensiones residuales de montaje 1 1
EV: Empuje vertical del suelo
. 1 N/A
v’ Estabilidad global
v Muros de sostenimiento y estribos 1,35 .
v’ Estructura rigida enterrada 13 09
v Marcos rigidos 13 | 09
v’ Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas metalicas rectangulares 1,95 09
v Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 15 09
ES: Sobrecarga de suelo 1,5 0,75

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 3 - 16).

6¢
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v" Célculo de las CM:

Aposte = 0,1725 m?

PPposte = 444,436 kg

PPpostes = NCpostes X PPposte = 14 x 444,436 kg = 6.222,104 kg

PPpasarmancs = 281,442 kg

PPperapetos = 111,149 kg

Gt = PPpostes + PPpasamanos + PPparapetos = 6.222,104 kg + 281,442 kg + 111,149 kg =

6.614,695 kg

qc _ 6.614,905 kg
Luzcgicuto 26m

CMuistribuida = = 254,419 kg/m

v' Célculo de las CV:

PPpasamanos = 5,099 kg/m

Se considera la SCuiseio del barandado para los peatones:

w = 0,73 N/mm x 100 = 73 kg/m

Tanto transversal como verticalmente actuando en forma simultanea.
También cada elemento longitudinal es disefiado para una carga concentrada:
P =890 N/10 = 89 kg

La cual actia simultaneamente con las cargas previamente expresadas en cualquier
punto y en cualquier direccion en la parte superior del elemento longitudinal.
SCx-y) = 73 kg/m

SCx =89 kg

Carga horizontalpasamanos = 479,267 kg/m

Carga verticalpasamanos = 479,267 kg/m

CVdistribuida = Carga horizontalpasamanos + Carga verticalpasamanos = 479,267 kg/m
+ 479,267 kg/m = 958,534 kg/m

v" Célculo de las CM de los postes:

hposte = 1,06 m
€poste = 15cm
PPpostes = 6222,104 kg
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Pppasamanos = 281,442 kg
0t = PPpostes + PPpasamancs = 6.222,104 kg + 281,442 kg = 6.503,546 kg

v" Calculo de las CV:

Carga en el centroide de los pasamanos:

Separacion entre los postes: L (mm)

PLL =890 N + (0,73 N/mm x L) =89 kg + (73 kg/m x 2 m) = 235 kg
My = 234,841 kgm

Vu=235kg

v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 1,04 m
My = 234,841 kgm
Ancho de la seccion de H°: by = 15 cm

u

f'« X by, X (d)?

a=d X 1—\]1—2,6144)(

23484,1 kgcm
(210 kg/cm?) x 15 cm X (104 cm)?

a=104cm X 1—\/1—2,6144)(

= 0,0937 cm

v Calculo de la seccion de la armadura necesaria y verificacion de la

resistencia a flexion:
My < x Mn
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
a
@ X M, = A xfyx(d—i)
_ My _ 23484,1 kgcm
= N =
6 xf,x(d=3) 0,9 x (4200 kg/cm?) x (104 em -

As 0,037 m)

2
As = 0,0598 cm?
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v" Célculo de la armaduramin:

0,8 X /f'.
smin — ¢
1 fy

14
Xby Xd>=—Xxb, xd

fy

A 0,8 x,/(210kg/cm?)
smin = (4,200 kg/cm?)
14
>
(4.200 kg/cm?)

As min = 4,306 cm? < 5,2 cm?
As =0,0598 cm?

X 15 cm X 104 cm

X 15 cm X 104 cm

v" Célculo del diametro:

Ay Barrasacero
Gacero (MM) (mm2) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 0,2115 5
8 50,265 | 0,50265 0,119 3
10 78,54 | 0,7854 0,076 2
12 113,097 | 1,13097 0,053 2
16 201,062 | 2,01062 0,0297 1
20 314,159 | 3,14159 0,019 1
25 490,874 | 4,90874 0,012 1

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: 2 ¢ 10 mm.
- Verificacion a cortante:

V, = ¢ X Vq
Requiero armadura si:

Vu>0,5x ¢ x (Ve + V)

v Calculo de la resistencia a cortante del H° y verificacion de la necesidad de

la armadura:

De la norma AASHTO LRFD 5.8.3.4 para alturas < 400 mm: 3 = 2
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bo=12 cm

h=15cm

d=0,72xh=0,72xh=0,72 x 15 cm = 10,8 cm
Cortante mayorado por 1,75 de la CV.

V. =0,27 %P x\/fTbeoxd

V. =0,27 X2 X \/(210 kg/cm?) X 12 cm x 10,8 cm = 1.014,165 kg
Vy = 23,963 kg
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
Ve>Vy>0,5x ¢ x Ve .. 1.014,165 kg > 23,963 kg > (0,5 x 0,75 x 1.014,165 kg)
1.014,165 kg > 23,963 kg < 380,312 kg
Necesito armaduramin de corte.

v" Caélculo de la separacionmax de la armadura transversal:

1°:

Vy<0,125 x ¢

Smax= 0,8 X d” <600 mm
20:

Vu>0,125 x ¢

Smax= 0,4 x d” <300 mm
Vy =23,963 kg
Vu>0,125 x f°¢ .. 23,963 kg > 0,125 x (21 MPa) .. 234,997 N > 2,625 N
d=13cm
d’=0,72xd=0,72x 13cm =9,36 cm
Smax=0,4 xd> =0,4 x 9,36 cm = 3,744 cm <30 cm

Como se requiere la armaduramin Se considera la separaciOnmax = 25 cm.
v Calculo de la armadura transversalmin en una distancia s:

Anchoama: bw= 12 cm

Separacion de la armadura transversal: s = 25 cm
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b, X s b,, X s
Av,min 2 0)2 X f’c X Y 2 3,5 X il
y fy
12 cm X 25 cm 12 cm X 25 cm

Aymin = 0,2 X 4/(210 kg/cm?) x

>35x%
(4.200 kg/cm?) (4.200 kg/cm?)
Av, min = 0,207 cm? < 0,25 cm?
As =0,25 cm?

v" Célculo del diametro:

Ay Barrasacero Piernas

dacero (MM) (mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 0,884
8 50,265 | 0,50265 0,497
10 78,54 | 0,7854 0,318

12 113,097 | 1,13097 0,221
16 201,062 | 2,01062 0,124
20 314,159 | 3,14159 | 0,0796
25 490,874 | 490874 | 0,0509

(Fuente: Elaboracion propia).

N[ DN DN N N NN

Se considera la armadura: ¢ 6 mm c/25 cm.
v Calculo de la reaccion producida por los pasamanos:

Figura 13: Viga biapoyada

CM

w7777

Ra 2,00m

(Fuente: Elaboracion propia).

Ra = Rp =136,642 kg
v Calculo de la reaccion en los postes internos:
Wp =4 x Ry =4 x 136,642 kg = 546,568 kg

v Calculo de las reacciones producidas por los postes:

Rb



Figura 14: Cargas y reacciones en el barandado

wp
89 kg + (73 kg/m) x L
0,08 m

{+><~ Tubular redondo de @ 51 mm

0,20 m

wp

Q

WP 10,15 m

Q

WP 10,15 m

Q

1,06 m

0,15m

‘ ‘ ‘ 0,07m
Hp 1

Vp
T\\v// Mp

(Fuente: Elaboracion propia).
hposte = 1,06 M
€poste = 15 €M
Bposte = 0,12 m
PPpostes = 6.222,104 kg
Hp = 23.963,331 kg
Vp =6.730,127 kg
Mp = 25.401,131 kgm

v Calculo de las cargas y momentos de los pasamanos:

P, = 159,076 kg
V, = 216,180 kg

Qu = 130,524 kgm
Qu = 136,642 kgm
M, = 147,859 kgm

35



3.1.2. Disefio de la acerapeatonal

v’ Célculo de las cargas:
Para las cargas se considera 1 m (Ancho).
v Célculo del PP:

LargOacera=1m
hacera = 15 M

Ve = 2.400 kg/m?®
PPacera = 360 kg/m

v" Célculo de la SC:

Cargapeatonal = 367,098 kg/m
Pesojianta = 1.784,503 kg

v Calculo del ancho de faja equivalente:

Distancia entre la carga y el punto de apoyo: x = 500 mm
Mpoasitivo: + M
Mhegativo: - M

Separacion de los elementos de apoyo: s (mm)

Cuadro 8: Fajas equivalentes

36

Direccion de la faja
Tipo de tablero primaria en relacién

con el trafico

Ancho de la faja

primaria (mm)

Vuelo

1.140 + 0,833 x x

Colado in situ )
Paralela o perpendicular

HO

+ M: 660 + 0,55 X s
—M:1.220+ 0,25 X s

Colado in situ con )
Paralela o perpendicular

encofrados perdidos

+ M: 660 0,55 X s
—M:1.220+ 0,25 X s

Prefabricado, postesado Paralela o perpendicular

+ M: 660 + 0,55 X s
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Direccion de la faja

Tipo de tablero primaria en relacion

con el trafico

Ancho de la faja

primaria (mm)

—M:1.220+ 0,25 X s

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 4 - 22).
Ev=1.140 + 0,833 x x = 1.140 + 0,833 x 500 mm = 1.556,5 mm/1000 = 1,5565 m

v" Célculo de las reacciones:

11

Figura 15: Alternativa 1 (Carga de la acerapeatonat)
Carga peatonal

guiiiitinasnnnnniip

1,00 m R1
(Fuente: Elaboracion propia).

R1 = 548,607 kg
M, = 219,239 kgm

Figura 16: Alternativa 2 (Carga de la acerapeatonal)

ST s

(Fuente: Elaboracion propia).
R2=1.371,518 kg
Mz = 659,756 kgm
Cortante: R2 = 1.371,518 kg
Miector: M2 = 659,756 kgm

Adiciono las solicitaciones por el PP y la SC sobre los postes y pasamanos.

v' Célculo de las reacciones de los postes:

Hp = 23.963,331 kg
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V= 6.730,127 kg
M, = 25.401,131 kgm

v Calculo de las reacciones trasmitidas por los postes:

N =29.954,164 kg
Vméx: 10862,017 kg
M, = 3.878,466 kgm

v" Célculo del esfuerzo:

La acerapeatonal €5 SOMetida a un esfuerzo de traccion ... se considera la verificacion del
esfuerzo admisible.
My = 3.878,466 kgm

h=15cm
C=E=1scm=7,5cm

2 2
b=1m
h=15cm

L= b xl(zh)3 _ 100 cm >;2(15 cm)?3 — 28125 cm

T = 432,36 kg
b=1m
h=15cm
A =bxh=100cm x 15 cm = 1.500 cm?

o MyXxXc T

Iy A
oo 387.846,6 kgcm X 7,5 cm B 432,36 kg — 103714 kg/cmz
28.125 cm* 1.500 cm?

v Calculo del Muiserio que reemplace las solicitaciones combinadas del Muitimo

y el esfuerzo de traccidn:

My X ¢ o X I
o< “ My >
I o
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- (—103,714 kg/cm?) x 28.125 cm*
d=

75 em = |- 388.926 kgcm| = 388.926 kgcm

v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 13 cm
My = 388.926 kgcm
Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

d x|1— [1-2,6144 M
=d x|[1- |1- X
4 ’ f_ X by, % (d)2
—13cmx |1— |1-2,6144 x 388926 kgem = 2,019
a=toom ’ 210 kg/cm? x 100 cm x (13 cm)2| =00 M
v Calculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
a
@ x M, = A, xfy><<d—§)
A M, _ 388.926 kgcm _ 8581 em?
s = —a) 3 2,019 cmy >0 m
®xf,x(d=5) 0,9x 4.200kg/cm? x (13 em — 2= 50)

v" Célculo de la armaduramin:

0,8 x /f. 14
As,mm:f—xwadzf—xwad
y y
A 0,8 X /210 kg/cm? < 100 13
= X
smin = (4 900 kg/cm?) cm 2o om

- 14
~ (4.200 kg/cm?)

As min = 3,588 cm? < 4,333 cm?
As = 4,333 cm?

X 100 cm X 13 cm

v" Célculo del diametro:



ANChOlibre =1 M

Aoy Barrasacero
dacero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 15,325 18 5,88
8 50,265 | 0,50265 | 8,6203 10 11,11
10 78,54 | 0,7854 5,517 7 16,67
12 113,097 | 1,13097 3,831 4 33,33
16 201,062 | 2,01062 2,155 3 50
20 314,159 | 3,14159 1,379 2 100
25 490,874 | 4,90874 0,883 2 100

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 10 mm c/15 cm.

v" Célculo de la armadura de distribucién:
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En la parte inferior se considera la armadura en direccion secundaria la cual calculo

como un % de la armadura principal para el momento positivo.

Longitud de tramo efectiva: s =1 m.

5 3.840 < 679% - D 3.840
= < (1) o = ————e
Vs v/1.000 mm

Se considera: D = 67 %/100 = 0,67
As = 4,333 cm?

As=D X As necesaria = 0,67 x 4,333 cm? = 2,903 cm?

v" Calculo del diametro:

ANchojibre =1 M

<67%~D=121,431% > 67 %

A¢ Barrasacero .
dacero (MM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
8 50,265 | 0,50265 5,775 7 15,73
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10 78,54 | 0,7854 3,696 5 23,75
12 113,097 | 1,13097 2,567 3 48,2
16 201,062 | 2,01062 1,444 2 96,8
20 314,159 | 3,14159 0,924 2 96
25 490,874 | 4,90874 0,991 2 95

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 8 mm c/15 cm.

3.1.3. Disefio del bordillo

Se presenta una resistencia a corte mas que a flexion se considera la cargaimpacto.

v' Calculo de las SC (Disefio transversal):

PP = 220,259 kg

Impacto = 764,787 kg

Se considera las cargaSacera peatonal Y 1aS cargasoarandado:

N = 29.954,164 kg
Vimax = 10.862,017 kg
M = 46.740,732 kgm

Verificacién a cortante:

Resistencia al cortante mayorada: V,

Factor de minoracion de resistencia: ¢

Resistencia nominal al cortante: Vn

V=0 %XV

Se considera la armadura transversal si:

Fuerza cortante mayorada: Vy

Factor de minoracion de resistencia: ¢

Resistencia nominal al cortante del H®: V.

Componente de la fuerza de preesforzado en la direccion de la fuerza cortante: Vp

En el bordillo no existe la fuerza de preeforzado, razon por la cual se considera lo sgte.:

Vp=0
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Vu>05x%x0 x (Vc+ Vp)
v" Caélculo de la resistencia nominal a cortante del H°:

=2

bo=20cm

h=45cm

d=0,72xh=0,72x 45 cm = 32,4 cm

V. =027 XB X+/f'c Xxb, xd

V. = 0,27 x 2 x /(210 kg/cm?) x 20 cm X 32,4 cm = 5.070,823 kg
- Verificacion:

Vy=1.338,887 kg

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75

V¢=5.070,823 kg

Vy>0,5x%¢ x Ve .. 1.338,887 kg > 0,5 x 0,75 x 5.070,823 kg

1.338,887 kg < 1.901,559 kg

Necesito armadura de corte.
v" Céalculo de la armadura transversal:

Vo =Ve+ Vs +V,
Vh=0,25 x f'c x by x dv + Vp= 0,25 x 210 kg/cm? x 20 cm x 32,4 cm + 0 =
34.020 kg

Ay X fy X d X [cot (8) + cot (a)] X sen (a)

S s

Si: o = 900;
A, X fy, X d X cot (6)
B S

s
A,=0,79 cm?

d=32,4cm

0 = 45°

cot (0) = 1/tan (0) = 1/tan (45°) =1



Vh = 34.020 kg
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
V¢=5.070,823 kg

¢ =10 mm
Piernas = 2
A, xf, xdXcot (0
s < % yV ( )
3V
0,79 cm? x (4.200 kg/cm?) x 32,4 cm X 1
s < 34.020 kg ~s=2,668cm
O’T - 5070,823 kg

v" Célculo de la separacionmax de la armadura transversal:
1°:
Vy<0,125 x f°¢

Smax= 0,8 x d <600 mm

20:

Vu 20,125 x f°¢

Smax= 0,4 x d <300 mm
V= 1.338,887 kg
Vu> 0,125 x f°¢ .- 13.129,996 N > 0,125 x (21 MPa) .. 13.129,996 N > 2,625 N
Smax=0,4 x d <300 mm .. Smax=0,4 x 32,4 cm <300 mm .. Smax= 12,96 cm <
30cm

Se considera: ¢ 10 mm ¢/15 cm.

v' Célculo de las SC (Disefio longitudinal):

My =0,1xP x Lc=3.726,043 kgm
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v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 43 cm
My = 3.726,043 kgm
Ancho de la seccion de H°: by =20 cm

u

'« X by, X (d)?

a=d X 1—\/1—2.6144)(

372.604,3 kgcm
(210 kg/cm?) x 20 cm X (43 cm)?

a=43cm X 1—\/1—2.6144)(

= 2,787 cm
v" Célculo de la seccion de armadura necesaria:

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9

B x My, = A xfyx(d—%):.As=¢Xf fl&d—i)
y 2

372.604,3 kgcm
= 2,369 cm?

As =

0,9 X (4.200 kg/cm?) x (43 cm — 2,787 cm cm)

2

v' CéAlculo de la armaduramin:

0,8 x /" 14
As,min=f—XbWXd2f_xwad
y y

A _0,8x,/210 kg/cm?
smin = (4 200 kg/cm?)
14
=
(4.200 kg/cm?)

X 20cm X 15 cm

X 20cm X 15 cm

As min = 0,828 cm? < 1 cm?

As= 2,369 cm?

v" Calculo del diametro:



Ao Barrasacero
dacero (MM) (mm?) | (cm?) | Calculado [ Interpretado
6 28,274 | 0,28274 8,379 9
8 50,265 | 0,50265 4,713 6
10 78,54 | 0,7854 3,016 3
12 113,097 | 1,13097 2,095 3
16 201,062 | 2,01062 1,178 2
20 314,159 | 3,14159 0,754 1
25 490,874 | 4,90874 0,483 1

(Fuente: Elaboracién propia).

Se considera la armadura: 6 ¢ 8 mm.

3.1.4. Disefo del vuelo del tablero

Se considera 2 o mas carriles de trafico:
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- Fraccion de la carga interior establecida por la norma AASHTO

standard:

Fi=0,569 x s



- Fraccion de la carga exterior:

Figura 17: Separacion entre las vigas

1,00 m
0,20
0,02 m . . .
0.15 n#] = 0,60m \ 1,80 m ‘ 1,20m ‘ 1,80 m ‘ !
S ! ! Co% ]
0.30m 0.18m
L I I I -

a

(Fuente: Elaboracion propia).

Z(Mapoyo interno) =0

Fexs-1x(s+a-06)-1x(s+a-06-18)=0
Fes-s-a+06-s-a+06+18=0
Fes-2s-2a+3=0

Fes=2s+2a-3
- Ecuacion 1:
Fi =Fe
Fi= 0,569 s
Fe — 2s+2a-3

S

1%



2s+2a-—3
S
2Xs+2%Xxa—3
F. =

e

0,569s =

S
0,569s°=2s+2a-3

0,5695°-2s-2a+3=0
- Ecuacion 2:

AnchOcaizada: W = 7,3 M
2XsS+2xa=w
2s+2a=7,3m
2s+2a-73m=0

_ZBm—Zs
AT
- Ecuacion2en 1:
7,3—2s
0,56952—25—2x(T) _
0,569 52-25-(7,3-25)+3=0
0,5695%-2s-73+2s+3=0
0,56952-4,3=0
0,569 52 =43
2o oo |2 o740
5 70560 " °7 [0569 /M

- sen ecuacion 2:

_7,3m—25_7,3m—2><2,749
- 2 B 2

a =0,901m

hlosa = 18 cm
0,03xL>175mm

v’ Calculo de la fraccién de la carga interior:

Fi =0,569 x s =0,569 x 2,794 m = 1,564

47
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v" Célculo de la fraccién de carga exterior:

v _2Xs+2xa—3 2x2749m+2x0901m-3
e S B 2,749 m

= 1,564

v' Calculo del ancho de faja equivalente para la principal direccion

perpendicular al trafico:

Distancia entre la carga y el punto de apoyo: x = 550 mm
Mpositivo: + M
Mhegativo: - M

Separacion de los elementos de apoyo: s (mm)

Cuadro 9: Fajas equivalentes

Direccion de la faja )
Ancho de la faja

Tipo de tablero primaria en relacion o
- primaria (mm)
con el trafico
Vuelo 1.140+ 0,833 x x
Colado in situ + M: 660 + 0,55 X s

Paralela o perpendicular
—M:1.220+ 0,25 X s

H° | Colado in situ con ] + M: 660 0,55 X s
) Paralela o perpendicular
encofrados perdidos —M:1.220+ 0,25 X s

+ M: 660 + 0,55 X s

Prefabricado, postesado Paralela o perpendicular
—M:1.2204+ 0,25 X s

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 4 - 22).
Ev=1.140 + 0,833 x x = 1.140 + 0,833 x 550 mm = 1.598,15 mm/1000 = 1,59815 m

v' Célculo de las cargas:

Anchoaa=1m
1/3 x anchoaa = 1/3 x 1.000 mm = 333,333 mm < 380 mm .. 0,333 m a partir del eje
del apoyo.
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10:
Figura 18: Alternativa 1 (Cargas del vuelo del tablero)
Barandado
Acera
T —e] o
0,15m
0,02 m
= Losa + rodadura
1 [T
0,30 m
0,18 m
0,20 m
(Fuente: Elaboracién propia).
20:

Figura 19: Alternativa 2 (Cargas del vuelo del tablero)

Rueda

Peatonal

Impacto
J
0,15m
0,02 m

|
1,00 m '\

0,30 m
0,18 m

0,20 m

(Fuente: Elaboracion propia).

v Célculo de las cargaspermanentes:

v’ Calculo de la cargaiosa:

Factor = 1,25

Yre = 2.400 kg/m?3
Anchosa =1m
hiosa = 18 cm

Cargaiosa = YHe X AnChOiesa X hiosa = 2.400 kg/m® x 1 m x 0,18 m = 432 kg/m
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v" Célculo del Miosa:

Brazo =0,43 m

1/3 x anchoaa = 1/3x 1 m=0,333 m

Brazot = Brazo + (1/3 x anchoaia) = 0,43 m + 0,333 m = 0,763 m

Miosa = Factor x Cargaiosa X Brazot = 1,25 x 432 kg/m x 0,763 m = 412,02 kgm

v’ Célculo de la cargacapa de rodadura:

Factor = 1,25

Yeapa de rodadura = 2.200 kg/m?3
ANChOcapa de rodadura = 1 M
AltOcapa de rodadura = 7,5 €M

Cargacapa de rodadura = Ysuperficie de rodamiento bituminosa X AnChOcapa de rodadura

X AItOcapa de rodadura — 2.200 kg/m3 x1lmx 0,075 m = 165 kg/m
v' Calculo del Mecapa de rodadura:

Brazo = 0,43 m

1/3 x anchOaa =1/3x 1 m=0,333 m

Brazo: = Brazo + (1/3 x anchoaia) = 0,43 m + 0,333 m =0,763 m

Mecapa de rodadura = Factor x Cargacapa de rodadura X Brazot = 1,25 x 165 kg/m x 0,763 m =
157,369 kgm

v’ Calculo de la cargaacera:

Factor = 1,25

yro = 2.400 kg/m?®
AnchOacera =1 m
AltOacera = 15 cm

Cargaacera = YHe X AnChOacera X AIthcera =2.400 kg/m3 x1lmx 0,15 m =360 kg/m
v’ Calculo del Macera:

Brazo = 0,95 m
1/3 x anchoaa =1/3 x 1 m=0,333 m
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Brazo: = Brazo + (1/3 x anchoaia) = 0,95 m + 0,333 m =1,283 m
Macera = Factor x Cargaacera X Brazo: = 1,25 x 360 kg/m x 1,283 m = 577,35 kgm

v Calculo de la cargabordilto:

Factor = 1,25

Yro = 2.400 kg/m?®

Anchopordillo = 20 cm

AltOpordillo = 45 ¢m

Carganordillo = YHo X ANChoborditlo X AltObordito = 2.400 kg/m® x 0,2 m x 0,45 m =
216 kg/m

v" Calculo del Mborditlo:

Brazo = 0,45 m

1/3 x anchoaa = 1/3x 1 m =0,333 m

Brazo: = Brazo + (1/3 x anchoaia) = 0,45 m + 0,333 m=0,783 m

Mbordillo = Factor x Carganordillo X Brazot = 1,25 x 216 kg/m x 0,783 m = 211,41 kgm

v’ Calculo de la cargaposte:

Factor = 1,25

yro = 2.400 kg/m?®

Anchoposte = 12 cm

Altoposte = 15 cm

Cargaposte = YHe X ANChOposte X Altoposte = 2.400 kg/m® x 0,12 m x 0,15 m = 43,2 kg/m

v Célculo del Mposte:

Brazo=1,15m

1/3 x anchoaa =1/3 x 1 m=0,333 m

Brazo: = Brazo + (1/3 x anchoaia) = 1,15 m + 0,333 m=1,483 m

Mposte = Factor x Cargaposte X Brazo: = 1,25 x 43,2 kg/m x 1,483 m = 80,082 kgm

v Calculo de la cargapasamanos:

Factor = 1,25
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Yae e = 7.850 kg/m?®

(I)pasamanos 51 mm

2
nx (0 1t X (0,051 m)?
Apasamanos = ( pazamanos) = ( 7 ) = 0,002043 m?

Cargat pasamanos — 324 27 kg/m
v' Calculo del M pasamanos:

Brazo=1,15m

1/3 x anchoaa =1/3x 1 m=0,333 m

Brazot = Brazo + (1/3 x anchoaia) = 1,15 m + 0,333 m = 1,483 m

Mopasamanos = Factor x Cargat pasamanos X Brazot = 1,25 x 324,27 kg/m x 1,483 m =
601,116 kgm

v" Calculo del Mt cargas permanentes.

M cargas permanentes — = Migsa + Mcapa de rodadura + Macera + Mbordillo + Mposte +M pasamanos —
412,02 kgm + 157,369 kgm + 577,35 kgm + 211,41 kgm + 80,082 kgm
+ 601,116 kgm = 2.039,347 kgm/m

v" Célculo de la SC:
E,=1.140 + 0,833 x x = 1.140 + 0,833 x 550 mm = 1.598,15 mm/1000 = 1,59815 m

v" Calculo del Msc peatonal -

Factor = 1,75
SCpeatonaI 367,098 kg/m
Brazo = 0,95 m

1/3 x anchOaa =1/3 x 1 m=0,333 m

Brazo; = Brazo + (1/3 x anchoas) =0,95 m + 0,333 m = 1,283 m

Msc peatonal = Factor X SCpeatonal X Brazoy = 1,75 x 367,098 kg/m x 1,283 m =
824,227 kgm

v" Céalculo del Msc vehicular:

Factor = 1,75
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SCuehicular = 1.784,503 kg

Brazo=1,05m

1/3 x anchoaa = 1/3x 1 m=0,333 m

Brazot = Brazo + (1/3 x anchoaia) = 1,05 m + 0,333 m = 1,383 m

MSC venicular = Factor x SCyenicular X Brazot = 1,75 x 1.784,503 kg x 1,383 m = 4.318,943
kgm

v" Calculo del Msc:

La carga vehicular esta a 0,333 m de la cara del bordillo.

La posicién mas desfavorable es la 2° (Una rueda delantera sobre la acera).

Msc = Msc peatonal + Msc vehicular = 824,227 kgm + 4.318,943 kgm = 5.143,17 kgm
Msc = 5.143,17 kgm/1,6 = 3.214,481 kgm/m

v Célculo del Mchogue:

Factor = 1,75

Fuerza = 764,787 kg

Brazo = 0,35 m

Mchocqe = Factor x Fuerza x Brazo = 1,75 x 764,787 kg x 0,35 m = 468,432 kgm
Mchogue = 468,432 kgm/1,6 = 292,77 kgm/m

v' Calculo del Mimpacto:

Se considera 33 % de la SCuehicular-

33 %/100 = 0,33

Msc venhicular = 4.318,943 kgm

Mimpacto = 33 % X Msc vehicular = 0,33 x 4.318,943 kgm = 1.425,251 kgm/m

v' Célculo del Mt disefio:

Mt = Mkt cargas permanentes + Msc + Mchogue + Mimpacto = 2.039,347 kgm/m
+3.214,481 kgm/m + 292,77 kgm/m + 1.425,251 kgm/m = 6.971,849 kgm/m
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v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 15,5 cm
My =6.971,849 kgm/m

Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

My
—d x|1- [1-26144x
4 j F. X by x (d)2

697.184,9 kgcm/m
(210 kg/cm?) x 100 cm X (15,5 cm)?

a=155cm X 1—\/1—2,6144)(

a=3,112cm
v Calculo de la armadura principal necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9

— Mu
_(z)xfyx(d—%)

O xM, = A, xfy><<d—%):.AS

697.184,9 kgcm/m
A =

_ = 13,227 cm?
0,9 X (4.200 kg/cm?) x (15,5 cm

_ 3,1122 Cm)

v" Célculo de la armaduramin:
08X f'.

14
Asmin = ; xwadzf—xwad
y y

A 0,8 x,/210 kg/cm?
smin = (4 200 kg/cm?)
14
=
(4.200 kg/cm?)

X 100 cm X 18 cm

X 100 cm X 18 cm

As, min = 4,968 cm? < 6 cm?
As = 13,227 cm?

v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M



Ao Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 | 46,781 42 1,82
8 50,265 | 0,50265 | 26,3145 24 3,51
10 78,54 | 0,7854 16,841 16 5,6

12 113,097 | 1,13097 11,695 11 8,68
16 201,062 | 2,01062 6,579 6 18,08
20 314,159 | 3,14159 | 4,2103 4 30,67
25 490,874 | 4,90874 2,695 3 46,25

(Fuente: Elaboracién propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c/15 cm.
v" Calculo de la armadura de distribucién:

Longitud de tramo efectiva: s = 85 cm.

D 3.840 <67 Y 3.840
= < 0 A = —
Vs V850 mm

Se considera: D = 67 %/100 = 0,67
As = 13,227 cm?
As: D x As necesaria — 0,67 X 13,227 sz = 8,862 sz

v" Calculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

<67% -~ D=131,711% > 67%

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 31,343 28 3,08
8 50,265 | 0,50265 | 17,6306 16 5,81
10 78,54 | 0,7854 11,283 11 8,9
12 113,097 | 1,13097 7,836 7 15,27
16 201,062 | 2,01062 4,408 4 31,2
20 314,159 | 3,14159 2,8209 3 47
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Aq, BarrasSacero
Pacero (m m)

(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

Espacio (cm)

25 490,874 | 4,90874 1,805 2

95

(Fuente: Elaboracién propia).

Se considera la armadura: ¢ 12 mm c/15 cm.

3.1.5. Disefio del tablero

56

Se considera el método de analisis aproximado que consiste en dividir el tablero en

fajas normales a los apoyos.

Se considera que el momento maximo positivo actla en todas las zonas del momento

positivo al igual que el momento negativo.

v’ Calculo de las cargaspermanentes:
v" Célculo del PPiosa:

Factor = 1,25
Yhe = 2.400 kg/m?3
ANchOlgsa=1m

hlosa =18 cm

PPlosa = YHo X ANChOIesa X Niosa = 2.400 kg/m® x 1 m x 0,18 m = 432 kg/m

v" Calculo del Miosa:

Miosa = Factor x PPiosa = 1,25 x 432 kg/m = 540 kgm
+ M = 303,875 kgm
- M =501,7 kgm

v Célculo del PPcapa de rodadura:
Factor =1,5
Ycapa de rodadura = 2.200 kg/m3

ANChOcapa de rodadura = 1 M

AltOcapa de rodadura = 7,5 €M

PPcapa de rodadura = Ysuperficie de rodamiento bituminosa X ANCNOcapa de rodadura X AltOcapa de rodadura =
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2.200 kg/m*® x 1 m x 0,075 m = 165 kg/m
v Célculo del Mcapa de rodadura:

Mcapa de rodadura = Factor x Cargacapa de rodadura X Brazot = 1,5 x 165 kg/m = 247,5 kgm
+ M = 139,701 kgm
- M = 230,456 kgm

- SCuyehicular:

Este analisis tiene el objetivo de localizar el maximo momento positivo y negativo
causado por la SCyehicular.

Para el disefio del tablero se considera las solicitaciones causadas por 2 alternativas:
1°: Que 1 camion transite por el tablero.

2°: Que 2 camiones transiten por el tablero simultaneamente.



Figura 20: Localizacion del maximo momento positivo causado por la SCyehicular

1,80 m B.392,943 kg 1,80 m B.392.943 kg 3,70m
_ pi | 5 i
0,85m 2,80m 2,80m 0,85m
(Fuente: Elaboracion propia).
Figura 21: Diagrama de momento
1,80 m 1,85m 3,65m
- 7717.7078,9257 kq L
] J } Jitcea HHHH H ’ W H } H H { ‘ l H [ ‘ l | T T T e
4.397,01\6\1% HH\HH [ l J l ‘ g HHJ o 11.007,837 kg 618,968 kg
- 4,176,758 kg
0,85m ‘ 2,80m 2,80m 0,85m

(Fuente: Elaboracion propia).
+ M =4.176,758 kgm

Figura 22: Localizacion del maximo momento negativo causado por la SCuehicular

1,30m L7.392,943 kg 1,80 m L7.392,943 kg 1,20m L7.392,943 kg 1,80m L7.392,943 kg 1,20m
I I I I
: > £ £
0,85m 2,80m 2,80m 0,85m

(Fuente: Elaboracion propia).

Figura 23: Diagrama de momento
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1,30 m 1,80 m

1,20 m

1,80 m

59

1,20 m

4,566,289 kg

6.025,503 kg™
2.711,425 kg

‘wﬂ TS

17.519,744 kg

w,uum,\mHJ,HJ,HJJ,HJ,HJJ,HH

2.711,425 kg

%025503 kg

0,85m ‘ 2,80m

(Fuente: Elaboracion propia).
- M = 4.566,289 kgm

2,80m

0,85m
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v' Calculo del Mmayorado:

+ M =1,75x 4.176,758 kgm = 7.309,327 kgm
-M =175 x 4,566,289 kgm = 7.991,006 kgm

v Calculo del ancho de faja para el momento positivo:

s=2,8m

E+m =660 + 0,55 x s =660 + 0,55 x 2.800 mm = 2.200 mm/1000 = 2,2 m

v Calculo del momento positivo por ¢/m de ancho:

+ M =7.309,327 kgm

Esm=22m
+M 7309327 kgm
E, o 2,2m

= 3.322,421 kgm/m

v Calculo del ancho de faja para el momento negativo:

s=2,8m

E-m=1.220+ 0,25 xs=1.220 + 0,25 x 2.800 mm = 1.920 mm/1000 = 1,92 m

v" Calculo del momento negativo por ¢/m de ancho:

- M =7.991,006 kgm
E-m=192m

—M _ 7.991,006 kgm
E.y  192m

= 4.161,982 kgm/m

60

v’ Célculo del momento positivo debido a la cargapermanente + SC + Impacto:

+ M= Cargapermanente + SC + Impacto = 554,726 kgm + 5.814,218 kgm

+1.919,106 kgm = 8.288,05 kgm

v’ Calculo del momento negativo debido a la cargapermanente + SC + Impacto:

-M= Cargapermanente + SC + Impacto = 915,705 kgm + 7.283,425 kgm

+2.403,471 kgm = 10.602,601 kgm
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v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Niosa: h = 18 cm

Alturaefectiva: d = 15,5 cm

M, = 8.288,05 kgm

Ancho de la seccion de H% by =1m

Recubrimiento: r=2,5cm

u

f'. X by, X (d)?

a=d X 1—\/1—2,6144><

828.805 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (15,5 cm?)

a=155cm X 1—\/1—2,6144><

a=3,792 cm
v' Célculo de la armadura necesaria principal debido al momento positivo:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
a
@ X M, = Ag xfyx(d—z)

M, 828.805 kgcm

@ x f, X (d - 7) 0,9 X (4.200 kg/cm?) x (15,5 cm — W)

= 16,117 cm?

v" CéAlculo de la armaduramin:

0,8 X /f', 14
As,minzf—xwadzf—xwad
y y

A 0,8 x/(210kg/cm?)
smin = (4,200 kg/cm?)
14
>
(4.200 kg/cm?)

As = 16,117 cm?

X 100 cm X 15,5 cm

X 100 cm X 15,5 cm = 4,278 cm? < 5,167 cm?




v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 | 57,0029 77 0,71
8 50,265 | 0,50265 | 32,064 43 1,56
10 78,54 | 0,7854 20,521 28 2,67
12 113,097 | 1,13097 | 14,2506 20 4

16 201,062 | 2,01062 8,016 10 9,53
20 314,159 | 3,14159 | 5,1302 7 14,33
25 490,874 | 4,90874 3,283 5 21,88

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 20 mm c¢/15 cm.

v" Célculo de la armadura de distribucion:

Longitud de tramo efectiva: s =1 m.
3.840

_3.840
B S

<67% D=

Se considera: D = 67 %/100 = 0,67

As =16,117 cm?

v1.000 mm

As: D x As necesaria — 0,67 X 16,117 sz = 10,798 sz

v" Célculo del diametro:

ANchojibre =1 M

<67%~D=121,431% > 67 %

Ay Barrasacero )
dacero (MM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 38,1906 38 2,09
8 50,265 | 0,50265 | 21,482 22 3,92
10 78,54 | 0,7854 13,748 14 6,62
12 113,097 | 1,13097 9,548 10 10,78
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Ay Barrasacero .
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
16 201,062 | 2,01062 5,3705 6 18,08
20 314,159 | 3,14159 3,437 4 30,67
25 490,874 | 4,90874 2,1997 3 46,25

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 12 mm ¢/10 cm.

v’ Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Riosa: h = 18 cm

Alturaefectiva: d = 15,5 cm

My = 10.602,601 kgm

Ancho de la seccion de H% bw =1 m

Recubrimiento: r=2,5 cm

u

f'« X by, X (d)?

a=d X 1—\/1—2,6144)(

1.060.260,1 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (15,5 cm?)

a=155cm X 1—\/1—2,6144)(

a=>5,096 cm
v’ Célculo de la armadura necesaria principal debido al momento negativo:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
a
@ X M, = A xfyx(d—z)
M, 1.060.260,1 kgcm

A, = —=
P xfyx(d=3) 09x (4200 kg/cm?) x (15,5 cm -

5,0926 Cm)

= 21,656 cm?



v' Célculo de la armaduramin:

0,8 X /f'.
smin — ¢
1 fy

14
Xby Xd>=—Xxb, xd

fy

A 0,8 x4/(210kg/cm?)
smin = (4,200 kg/cm?)
14
>
(4.200 kg/cm?)

As = 21,656 cm?

X 100 cm X 15,5 cm

v" Calculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
dacero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 76,593 52 1,35
8 50,265 | 0,50265 | 43,084 29 2,74
10 78,54 | 0,7854 27,573 19 4,5
12 113,097 | 1,13097 19,148 13 7,03
16 201,062 | 2,01062 10,771 8 16,46
20 314,159 | 3,14159 6,893 5 22,5
25 490,874 | 490874 4,412 4 30

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 20 mm ¢/20 cm.
v" Célculo de la armadura de distribucion:

Longitud de tramo efectiva: s =1 m.

p_3840_ 3840
s T T T 1.000 mm

Se considera: D = 67 %/100 = 0,67
As = 21,656 cm?
Asz D x As necesaria — 0,67 X 21,656 sz = 14,5095 sz

<67% - D=121,431% > 67%
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x 100 cm X 15,5 cm = 4,278 cm? < 5,167 cm?



v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 51,317 31 2,71
8 50,265 | 0,50265 | 28,866 18 5,04
10 78,54 | 0,7854 18,474 12 8
12 113,097 | 1,13097 12,829 8 15,91
16 201,062 | 2,01062 7,216 5 23
20 314,159 | 3,14159 | 4,6185 3 47
25 490,874 | 4,90874 2,956 2 95

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 12 mm c¢/15 cm.

3.1.6. Esfuerzos en las vigas

v" Célculo del ancho de ala efectivo de exteriores:

10:

20:

1 1
be = g X (LuZcgiculo) =5 X 26 m = 3,25 m

8

Espesor promedio de la losa: hf = 18 cm

Espesorama: bw=20 cm

1 1
be=12xe=6xhi+5xb, =(6x0,18m) +>x02m=118m

30:

Vuelo: be =85 cm

Se considera: be =0,85 m
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v" Calculo del ancho de ala efectivo de interiores:
10:
b, = % X (LUZeg1culo) = % X26m=6,5m
20:
Espesor promedio de la losa: hs = 18 cm
Espesoraima: bw =20 cm
be=12xe=12xhs;+b,, = (12x 0,18 m) + 0,2m = 2,36 m
3°:
Separacion entre las vigas: s=2,8m
be <s
be=2,8m

Se considera: be =2,8 m
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v Célculo de la distribucion de la SC por carril para corte en las vigas interiores (2 0 mas carriles de disefio

cargados):

Cuadro 10: Distribucion de la SC por carril para corte en las vigas interiores

Tipo de la superestructura

Un carril de

disefio cargado

2 0 mas carriles de disefio

cargados

Rango de
aplicabilidad

Tablero de H°, emparrillado con vanos llenos o parcialmente llenos, o
emparrillado con vanos no llenos compuesto con losa de H® A° sobre

vigas de acero u H°; vigas Te de H°, secciones Te y doble Te de H°.

1.100 <S <4.900
6.000 <L <73.000

0,36 + > 0,2 > > 2

2077600 | “ T 3600 (10.700) 110 < ts < 300
Np >4

Ley de momentos Ley de momentos Np=3

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccién - pagina 4 - 43).

Separacion de los elementos de apoyo entre las vigas: S=2,8m

S

S

=02+3500 "

8corte interior

(

10.700

)2 _ 0z 4 2800mm
’ 3.600

(2.800 mm

2
10.700 ) = 0,909

L9



v' Célculo de la distribucion de la SC por carril para corte en las vigas exteriores (2 o mas carriles de disefio

cargados):

Cuadro 11: Distribucion de la SC por carril para corte en las vigas exteriores

Tipo de la superestructura

Un carril de

disefio cargado

Tablero de H°, emparrillado con vanos llenos o parcialmente llenos, o

emparrillado con vanos no llenos compuesto con losa de H° A° sobre

vigas de acero u H°; vigas Te de H°, secciones Te y doble Te de H°.

Ley de momentos

2 0 mas carriles de Rango de
disefio cargados aplicabilidad
g = € X Qinterior
. -300<de<1.700
¢=06+43500
Ley de momentos Np=3

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 4 - 45).

Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y el borde interior cordon o barrera para el trafico: de = 85 cm

Ocorte interior = 0,909

e=0,6+

3.000

Ocorte exterior = € X Jeorte interior = 0,883 % 0,909 = 0,803

=06+

3.000

850 mm
= 0,883
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v' Célculo de la distribucion de la SC por carril para momento en las vigas interiores (2 0 mas carriles de disefio

cargados):
Cuadro 12: Distribucion de la SC por carril para momento en las vigas interiores
. de distribucic Rango de
' ' actores de distribucion
Tipo de vigas aplicabilidad
Un carril de disefio cargado:
¢ (04 503 K 1.100 <S<4.900
_ 0,06 + (—) X (—) X (—g3> 110 <ts <300
Tablero de H°, emparrillado con vanos llenos 4.300 L L,
_ ] ] _ o 6.000 <L <73.000
o parcialmente llenos, o emparrillado con 2 0 mas carriles de disefio cargados: N> 4
b=
vanos no llenos compuesto con losa de H° A° g (06 /g\02 K.\
. _ 0,075+<—> (—) w[—2)  |4x10°<Kg<3x 1072
sobre vigas de acero u H° vigas Te de H°, 2.900 L Lts3
secciones Te y doble Te de H°. Usar el valor obtenido de la ecuacién anterior
con N, = 3 o laley de momentos, cualquiera Np=3
sea el que resulte menor.

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccién - pagina 4 - 36).
Separacion de los elementos de apoyo entre las vigas: S=2,8 m

v" Célculo de la relacion de los médulos de los materiales de la viga y el tablero:

Resistencia caracteristia del H° a los 28 dias: f*c = 350 kg/cm?

Ecviga = 15.100 x /f'. = 15.100 x /(350 kg/cm?) = 282.495,133 kg/cm?
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Resistencia caracteristia del H a los 28 dias: ¢ = 250 kg/cm?

Eclosa = 15.100 X y/f, = 15.100 X /250 kg/cm? = 238.751,963 kg/cm?

_ Ecyiga  282.495,133 kg/cm?
" Eclosa 238.751,963 kg/cm?

Momento de inercia de las vigas: lo = 22.845.029,83 cm* = |
Ao=7.125cm?>= A

= 1,183

v' Calculo de la distancia de los centros de gravedad entre la viga y el tablero:

Figura 24: Centro de gravedad de la viga | (Tipo V)

Y
A |
T bo losa = 2,366 m
; |
= om0 | - 1. _ _cCgo
hlosa=0,18m | ytablero =0,09m ’
ht=1,78 m
htviga=160m-- — - — — _CGO
y viga =0,79877 m
\ 1 X
[ R
0,70 m
0,15 m
x=0,50m

(Fuente: Elaboracion propia).

C.g.tablero = ()_( ; }_/) = (118,3 cm; 9 Cm)



Cuadro 13: Centro de gravedad de la viga | (Tipo V)

Seccion (cm)

N© Ai (cm?) X; (cm) yi (cm) Ai x X; (cmd) Ai x §; (cm?d)
(b x h)
1 100 x 15 1.500 50 152,5 75.000 228.750
2 40 x 10 400 50 140 20.000 56.000
3 20 x 105 2.100 50 82,5 105.000 173.250
4 70 x 30 2.100 50 15 105.000 31.500
bxh
2
5 30 >2< 10 150 20 141,667 3.000 21.250,05
6 30 >2< 10 150 80 141,667 12.000 21.250,05
7 10 >2< 10 50 36,667 131,667 1.833,35 6.583,35
8 10 >2< 10 50 63,333 131,667 3.166,65 6.583,35
9 25 >2< 25 3125 31,667 38,333 9.895,938 11.979,063
10 25 >2< 25 3125 68,333 38,333 21.354,063 11.979,063

T (Ai) = 7.125 cm?

T (A % %) = 356.250,001 cm®

T (Ai X ;) =569.124,926 cm?®

(Fuente: Elaboracion propia).

1.
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Y(A; X %)  356.250,001 cm®

X=TSy T 7izsemz o o0m
Y(A;x¥) 569.124,926 cm?
y = - — 79,877
Y=73@) 7.125 cm? 877 cm

C.Qwiga = (X;¥) = (50 cm ; 79,877 cm)

ht-y =160 cm - 79,877 cm = 80,123 cm

€ = Vwblerot (Nt-¥) =9 cm + 80,123 cm = 89,123 cm

Parametro de rigidez longitudinal: kg =n x (I + A x ¢2) = 1,183 x {22.845.029,83 cm*
+[7.125 cm? x (89,123 cm)?]} = 93.975.458,474 cm? x 10.000 =

939.754.584.740 mm*

Niosa: Lts = 18 cm

S 0,6 S 0,2 Kg 0,1
8mto. interior — 0,075 + (m) X (E) X <:53>

2.800 mm>0’6 y ( 2.800 mm )0'2
2.900 26.000 mm

939.754.584.740 mm
(180 mm)3

8mto. interior — 0,075 + (

4 0,1
l = 2,155



v’ Célculo de la distribucién de la SC por carril para momento en las vigas longitudinales exteriores (2 0 mas

carriles de disefio cargados):

Cuadro 14: Distribucion de la SC por carril para momento en las vigas longitudinales exteriores

Un carril de ) . o Rango de
Tipo de la superestructura L 2 0 mas carriles de diseio cargados o
disefio cargado aplicabilidad
g = € X Qinterior 300 < d. <
- <de <
Tablero de H° emparrillado con vanos llenos o de
. . e=0,77+ 1.700
parcialmente llenos, o emparrillado con vanos no llenos Ley de 2.800
compuesto con losa de H® A° sobre vigas de acero u HS; momentos Utilizar el valor obtenido de la ecuacion
anterior con Np = 3 0 la ley de momentos, Np=3

vigas Te de H°, secciones Te y doble Te de H°.

cualquiera sea el que resulte menor.

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccidn - pagina 4 - 40.)

Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y el borde interior de un corddn o barrera para el trafico: de =85 cm
850 mm

e=077+

Omto. interior = 2,155

Omto. exterior = € X Omto. interior = 1,074 % 2,155 = 2,314

v Calculo de las cargaspermanentes (t = 0):

v’ Calculo de la cargaiosa:

i = 2.400 kg/m?®

2.800

=0,77 +

2.800

=1,074

€L
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ANnchojesa = 7,3 M

hlosa =18 cm

Cargaiosa = YHe X Anchojosa X hiosa = 2.400 kg/m?® x 7,3 m x 0,18 m = 3.153,6 kg/m
v Célculo del PPuviga:

Yro = 2.400 kg/m?®
Aviga: 0,7125 m2
PPviga = YHe X Aviga =2.400 kg/m3 X 0,7125 m2 =1.710 kg/m =(o

Novigas =3
(Cargajgsa)
Cargapermanente = Wgzs: + (PPviga)
(3.153,6 kg/m)
Cargapermanente = 3 + (1.710 kg/m) = 2.761,2 kg/m = q,

Figura 25: Cargapermanente (t = 0)

TR .

26,00 m
Ra

Rb

(Fuente: Elaboracién propia).
n (Cargapermanente) X (LuZegicuo) _ (2.761,2 kg/m) X 26 m
a 2 B 2
=Ry,

= 35.895,6 kg

v" Céalculo del Mmax:

Figura 26: Diagrama del Mmax (t = 0)

O O

Mmax
26,00 m

(Fuente: Elaboracion propia).



_ (Cargapermanente) X (]-"J-Zcélculo)2
Mméx - 38

2.761,2 kg/m) x (26 m)?
Mméx:( g/8) (26 m) = 233.321,4 kgm

v’ Calculo de las cargaspermanentes (t = o0):

v Calculo de la cargaiosa:

Yro = 2.400 kg/m?®

AnchOesa = 7,3 m

Riosa = 18 cm

Cargaiosa = YHo X ANChOlesa X Niosa = 2.400 kg/m® x 7,3 m x 0,18 m = 3.153,6 kg/m

v Calculo de la cargacapa de rodadura:

Ycapa de rodadura = 2.200 kg/m3
Anchocapa de rodadura = 7,3 M
AltOcapa de rodadura = 7,5 CM

Cargacapa de rodadura = Ysuperficie de rodamiento bituminosa X ANCNOcapa de rodadura
X AItOcapa de rodadura = 2.200 kg/m3 X 7,3 m X 0,075 m= 1204,5 kg/m

v Célculo de la cargaacera:

yro = 2.400 kg/m?®
AnChOacera =2m
AIthcera =15cm

Cargaacera = YHo X AnChOacera X AIthcera =2.400 kg/m3 x2m X 0,15 m=720 kg/m
v’ Calculo de la carganordilio:

Yro = 2.400 kg/m?®

Anchopordiio = 40 cm

Altopordgilo = 45 cm

Cargaporditlo = YHe X ANChObordillo X AltObordillo = 2.400 kg/m® x 0,4 m x 0,45 m =
432 kg/m
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v' Célculo de la cargabarandado:
Cargabarandado = 251,87 kg/m
v' Célculo de la cargapermanente accesorios-

Cargapermanente accesorios = Cargaiosa + Cargacapa de rodadura + Cargaacera + Carganorditio
+ Carganarandado = 3.153,6 kg/m + 1.204,5 kg/m + 720 kg/m + 432 kg/m
+ 251,87 kg/m = 5.761,97 kg/m = qp

v Célculo del PPyiga:

YA g0 = 2.400 kg/m?®
Aviga: 0,7125 m2
PPyiga = yre X Aviga = 2.400 kg/m® x 0,7125 m? = 1.710 kg/m

Novigas =3
(Carga t i )
Cargapermanente = persz‘r;(ia;aesaccesorlos + (vaiga)
(5.761,97 kg/m)
Cargapermanente = 3 + (1.710 kg/m) = 3.630,657 kg/m = qrp

Figura 27: Cargapermanente (t = o)

TN

26,00m

Ra
(Fuente: Elaboracién propia).

(Cargapermanente) X (Luzcélculo) (3-630;657 kg/m) X 26 m
Ra = 2 - 2
= 47.198,541 kg

szRa

Carga permanente

Rb
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v" Célculo del cortantemax:

Figura 28: Diagrama del cortantemax (t = o)

Vméax l -

_| Vmax

26,00 m
(Fuente: Elaboracién propia).

_ (Cargapermanente) X (Luzcélculo) _ (3.630,657 kg/m) X 26 m

= 47.198,541 kg
v" Calculo del Mmax:

Figura 29: Diagrama del Mmax (t = o)

AT

Mmax
26,00 m

<17

]

J H 7\

L

(Fuente: Elaboracién propia).

(Cargapermanente) X (Luzcéllculo)2
Mméx = 3

3.630,657 kg/m) x (26 m)?
Mméxz( gé ) x( ) = 306.790,517 kgm

- SCuehicular:

Se considera el tren de cargas del camion de disefio porque esta condicion es mas

desfavorable que el tandem:

Figura 30: Caracteristicas del camiOnaisefio
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1 |
35.000 N 145,000 N 145.000 N 600 mm General ———— 1800 mm
300 mm Vuelo sobre el tablero
4300 mm 4300 a 9000 mm -}
Canmil de disefio 3600 mm

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccidn - pagina 3 - 26).
Figura 31: Cortantemax causado por la SCuvehicular

145.000 N 145.000 N 35.000 N
4,30 m 4,30 m

! ] i

[

26,00 m

(Fuente: Elaboracion propia).
Vmax = 14.613,553 kg

v" Célculo del cortantemax interior:

Qeorte interior = 0,909
Vimix = 14.613,553 kg
Vméx interior = Jcorte interior X Vmé\x = 0,909 X 14613,553 kg = 13283,72 kg

v" Célculo del cortantemax exterior:

corte exterior = 0,803
Vi = 14.613,553 kg
Vmax exterior = Jcorte exterior X Vméx = 0,803 X 14613,553 kg = 11734,683 kg

Figura 32: Mmax causado por la SCvehicular
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35.000 N 145.000 N 145.000 N
4,30 m 430m

Il 1 i

| [ s

13,00 m 12,27 m
0,73 m

26,00 m
(Fuente: Elaboracién propia).
Mmax = 170.020,343 kgm

v" Célculo del Mmax interior:

Omto. interior = 2,155
Mmax = 170.020,343 kgm
Mméx interior = Jmto. interior X Mméx = 2,155 X 170020,343 kgm = 366393,839 kgm

v" Calculo del Mmax exterior:

Omto. exterior = 2,314
Mmax = 170.020,343 kgm
Mméx exterior = Omto. exterior X Mmax = 2,314 X 170020,343 kgm = 393427,074 kgm

- Cargade carril:
Cargacarril = 948,336 kg/m

Figura 33: Cargacarril

TN

Wccizccd

26,00 m
Ra Rb

(Fuente: Elaboracién propia).
R. = (Cargapermanente) X (LuZgiculo) _ (948,336 kg/m) X 26 m
a 2 B 2
= 12.328,368 kg

Rb=Ra

v" Célculo del cortantemax:



80

Figura 34: Diagrama del cortantemax causado por la carga de carril

i

—| Vmax

(Fuente: Elaboracién propia).

Cargacarril) X (Luzg; 948,336 kg/m) X 26 m
Vméx — ( g carrll)2 ( calculo) — ( gz/ ) _ 12.328,368 kg

v Calculo del cortantemax mayorado:

Factor =1,75
Vimix = 12.328,368 kg
V max mayorado = Factor x Vmax = 1,75 X 12328,368 kg = 21574,644 kg

v' Célculo del cortantemax mayorado interior:

Ocorte interior = 0,909
Vmax mayorado = 21574,644 kg
Vmax interior = Jeorte interior X Vméx moyorado = 0,909 % 21.574,644 kg =19.611,351 kg

v' Célculo del cortantemax mayorado exterior:

Ocorte exterior = 0,803
Vmax mayorado = 21574,644 kg
Vméx exterior = Jcorte exterior X Vméx mayorado = 0,803 X 21-574,644 kg = 17-324,439 kg

v" Célculo del Mmax:

Figura 35: Diagrama del Mmax causado por la carga de carril
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Mmax

26,00m

(Fuente: Elaboracién propia).
M., = (Cargacarril) X (Luzcéllculo)2 _ (948'336 kg/m) X (26 m)2
max — 8 - 8

= 80.134,392 kgm

v Célculo del Mmax mayorado:

Factor = 1,75
Mmx = 80.134,392 kg
Mmax mayorado = Factor X Mmax = 1,75 X 80134,392 kg = 140235,186 kg

v Célculo del Mmax mayorado interior:

Omto. interior = 2,155
Mméx mayorado = 140235,186 kgm
Mméx interior = Jmto. interior X Mméx = 2,155 X 140235,186 kgm = 302206,826 kgm

v Célculo del Mmax mayorado exterior:

Omto. exterior = 2,314

Mmax mayorado = 170.020,343 kgm

Mmax exterior = Omto. exterior X Mmax mayorado = 2,314 x 170.020,343 kgm =
393.427,074 kgm

v Calculo de las cargast (t = 0):

v' Célculo del Mmax de la carga mas desfavorable:

Factor = 1,25
Mmax = 277.734,6 kgm
Mmax = 1,25 x 277.734,6 kgm = 347.168,25 kgm = Mo

v’ Calculo de las cargast (t = o0):
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v’ Célculo del cortantemax interior total de la carga méas desfavorable:

Vmax interior t = Vmax interior permanente Vmax interior camion + Vmax interior carga de carril = 47-198,541

kg + 13.283,72 kg + 19.611,351 kg = 80.093,612 kg

v' Célculo del cortantemax interior total mayorado de la carga mas

desfavorable:

Factor = 1,25
Vméx interior t mayorado = 1,25 X 80093,612 kg = 100117,015 kg = Vi = Vu

v' Célculo del cortantemax exterior total de la carga mas desfavorable:

Vmax exterior t = Vmax exterior permanente t Vmax exterior camion + Vmax exterior carga de carril =

47.198,541 kg + 11.734,683 kg + 17.324,439 kg = 76.257,663 kg

v' Célculo del cortantemax exterior total mayorado de la carga mas

desfavorable:

Factor = 1,25
Vméx exterior t mayorado = 1,25 X 76257,663 kg = 95322,079 kg

v’ Célculo del Mmax interior total de la carga mas desfavorable:

Mmax interior t = Mmax interior permanente t Mmaéx interior camion + Mmax interior carga de carril =

306.790,517 kgm + 366.393,839 kgm + 302.206,826 = 975.391,182 kgm
v’ Célculo del Mmax interior total mayorado de la carga mas desfavorable:

Factor = 1,25
Mmax interior t mayorado = 1,25 x 975.391,182 kgm =1.219.238,978 kgm = Mmax = My

v’ Célculo del Mmax exterior total de la carga mas desfavorable:

Mmax exterior t = Mmax exterior permanente T Mméx exterior camion + Mmax exterior carga de carril =

306.790,517 kgm + 393.427,074 kgm + 393.427,074 kgm = 1.093.644,655 kgm
v Célculo del Mmax exterior total mayorado de la carga méas desfavorable:

Factor = 1,25
Mméx exterior t mayorado = 1,25 X 1093644,655 kgm = 1367055,819 kgm
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v’ Célculo de las combinaciones de las cargas:
Solicitaciones extremas:
- Resistencia I:

Combinacidn de las cargas basica sin considerar la accion del viento.
Factor de carga maximo para cargas permanentes: yp = 1,25
Resistencia | =y, x DC + 1,75 x LL

Vmax r1 = 100.117,015 kg

Mmax r1 = 1.367.055,819 kgm

- Servicio I:

Combinacién de las cargas que representa la operacién normal del puente vehicular
con un viento de 90 km/h.

Serviciol=1xDC+1xLL+1xWS

Vmax s1 = 47.855,282 kg

Mmax s1 = 458.212,845 kgm

Se considera el método de los estados limites de resistencia.

La combinacion de las cargas que causa las solicitaciones extremas maximas es el
estado de Resistencia I.

Vmax r1 = 100.117,015 kg = Vy

Mmax r1 = 1.367.055,819 kgm

Se considera el método de esfuerzos admisibles para el disefio del H° preesforzado con
armaduras postesas.

Con las solicitaciones de la combinacion de las cargas en un estado normal de servicio
de la estructura.

Vmax s1 = 47.855,282 kg

Mmax s1 = 458.212,845 kgm = M+

v' Calculo de las propiedades geométricas (t = 0) de las vigas de H°

preesforzado con armaduras postesas:

Figura 36: Seccion transversal de la viga | (Tipo V) (t=0)
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c10=0,80123 m

e max = 0,69877 m

.

c20=0,79877 m

tht=1,60m EN

h vaina=0,10 m

Vaina(l) / 0,70m
Vaina (2)

(Fuente: Elaboracién propia).
At=0,7125 m? x 10.000 = 7.125 cm?

v" Teorema de Steiner:

lo=2 (Ii + Ai x di?)



Cuadro 15: Seccidn transversal de laviga | (Tipo V) (t=0)

Seccion o
=7 -y
NP (cm) Ai (cm?) yi(cm) | Aixyi(cmd) ' ( y) BT (cm?) | Aixdi? (cm?) li + Ai x di? (cm*)
cm
bxh
1 100 x 15 1.500 152,5 228.750 - 72,623 28.125 7.911.150,194 7.939.275,194
2 40 x 10 400 140 56.000 - 60,123 | 3.333,333 | 1.445.910,052 1.449.243,385
3 20 x 105 2.100 82,5 173.250 - 2,623 1.929.375 14.448,271 1.943.823,271
4 70 x 30 2.100 15 31.500 64,877 157.500 | 8.838.952,771 8.996.452,771
b xh
2
30x 10
5 5 150 141,667 21.250,05 -61,79 833,333 572.700,615 573.533,948
30 x 10
6 5 150 141,667 21.250,05 - 61,79 833,333 572.700,615 573.533,948
10 X 10
7 5 50 131,667 6.583,35 -51,79 277,778 134.110,205 134.387,983
10 x 10
8 5 50 131,667 6.583,35 -51,79 277,778 134.110,205 134.387,983
25 %X 25
9 5 3125 38,333 11.979,063 41,544 10.850,694 | 539.344,98 550.195,674
25 x 25
10 5 3125 38,333 11.979,063 41,544 10.850,694 | 539.344,98 550.195,674
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Seccion j
NO (cm) Ai (cm?) yi (cm) | Aixyi(cm?3) di=y-y li(cm%) | Aixdi?(cm?) li + Ai x di? (cm*)
.~y (cm)
T (Aixyi) = lo = 22.845.029,83 cm*
Ao =7.125 cm?

569.124,926 cm?

(Fuente: Elaboracion propia).

}_/:

Y(A; xy)  569.124,926 cm?

Ao

7.125 cm?

c1=ht-c2=160cm - 79,877 cm = 80,123 cm = C1o

€max = C2 - Nvaina = 79,877 cm - 10 cm = 69,877 cm = eo (En centro luz).

= 79,877 cm = ¢, = Cy

v' Célculo de las propiedades geométricas (t = o) de las vigas de H° preesforzado con armaduras postesas:

v Calculo del factor del ancho tributario de la seccién compuesta:

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f’c = 250 kg/cm?

Eclosa = 15.100 X /f. = 15.100 x /(250 kg/cm?) = 238.751,963 kg/cm?

1

98
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Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: fc = 350 kg/cm?

Ecviga = 15.100 x /f'. = 15.100 x /(350 kg/cm?) = 282.495,133 kg/cm?

Eclosa _ 238.751,963 kg/cm?
Ecviga  282.495,133 kg/cm?

n= = 0,845

Ancho tributario de la seccién simple: be 10sa = 2,8 M
bo losa = N X be losa — 0,845 X 2,8 m= 2,366 m

Figura 37: Seccidn transversal de la viga | (Tipo V) (t = «)

hlosa=0,18 m

cleo =0,64781m

Y
T bo losa = 2,366 m
[
|
|
\
\
\
\

@) ht viga = 1,60 m

\

\

\

\ ax = 1,03219

| emax =1, m c20 =1,13219 m
\

\

\

\

hvaina=0,10 m

| }
Vaina (1) _/ 0,70m
Vaina (2)

(Fuente: Elaboracién propia).
Ar=1,13838 m? x 10.000 = 11.383,8 cm?

v" Teorema de Steiner:

lo=2[li+Aix (di)z]

EN

ht=1,78 m

— = X



Cuadro 16: Seccion transversal de la viga | (Tipo V) (t = o)

Seccion

di=y-vyi
NO (cm) Ai (cm?) yi (cm) Ai x yi (cm?3) ' () ST (cm?® | Ai x (di)? (cm®) | 1i + Ai x (di)? (cm?)
cm
(b xh)
236,6 x
1 18 4.258,8 169 719.737,2 -55,781 | 114.987,6 | 13.251.341,21 13.366.328,81
2 | 100x15 1.500 152,5 228.750 - 39,281 28.125 2.314.495,442 2.342.620,442
3 40 x 10 400 140 56.000 - 26,781 | 3.333,333 286.888,784 290.222,117
4 | 20 x 105 2.100 82,5 173.250 30,719 1.929.375 | 1.981.679,618 3.911.054,618
5 70 x 30 2.100 15 31.500 98,219 157.500 | 20.258.641,118 20.416.141,118
b xh
2
30 x10
6 5 150 141,667 21.250,05 - 28,448 833,333 121.393,306 122.226,639
30 x10
7 5 150 141,667 21.250,05 - 28,448 833,333 121.393,306 122.226,639
10 x 10
8 5 50 131,667 6.583,35 - 18,448 277,778 17.016,435 17.294,213
10 x 10
9 5 50 131,667 6.583,35 - 18,448 277,778 17.016,435 17.294,213
25 x 25
10 5 312,5 38,333 11.979,063 74,886 | 10.850,694 | 1.752.472,811 1.763.323,505
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Seccion d=v
NO (cm) Ai (cm?) yi (cm) Ai x yi (cm?3) Sy li(cm®) | Ai x (di)? (cm?) | Ii + Ai x (di)? (cm?)
(cm)
(b xh)
25 x 25
11 5 3125 38,333 11.979,063 74,886 | 10.850,694 | 1.752.472,811 1.763.323,505
Ax = Z(Aixyi): lo =
11.383,8 cm? 1.288.862,126 cm?® 44.132.055,819 cm*

(Fuente: Elaboracion propia).

Y(A; xy)  1.288.862,126 cm?
A, ~ 11.383,8 cm?

Cci=ht-c,=178cm - 113,219 cm = 64,781 cm = C1»

y= = 113,219 cm = ¢, = ¢y

emax = C2 - Nvaina = 113,219 cm - 10 cm = 103,219 cm = e« (En centro luz).

68
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v" Célculo de la resistencia caracteristica el dia del tesado:

Se va a tesar cuando se obtenga una resistencia de 70 %.
Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f’c = 350 kg/cm?
i =0,7 x ¢ = 0,7 x (350 kg/cm?) = 245 kg/cm? (No debe ser < a 245 kg/cm?).

v’ Calculo del esfuerzoadm a la traccion (t = 0) (El dia de la transferencia):

fy = 0,8 X /f'; = 0,8 X 1/(245 kg/cm?) = 12,522 kg/cm? = fi,
v' Célculo del esfuerzoadm a la compresion (t = 0) (El dia de la transferencia):
fei = 0,6 x f'ii = 0,6 x (245 kg/cm?) = 147 kg/lem? = feo

v Célculo del esfuerzoasm a la compresion (t = «) (Servicio - cuando han

ocurrido todas las pérdidas):
fes = 0,45 x f'c = 0,45 x (350 kg/cm?) = 157,5 kg/cm? = few

v’ Calculo del esfuerzoadm a la traccion (t = ) (Servicio - cuando han ocurrido

todas las pérdidas):

fos = 1,6 X /f’c = 1,6 X /(350 kg/cm?2) = 29,933 kg/cm? = f,,,

v’ Calculo de la fuerza de preesforzado:
- Esfuerzos en las fibras extremas (Inecuaciones de condicién):

- Esfuerzo en la fibra traccionada (t = 0) (Estadio 2):

fii =12,522 kg/cm?

Mpp: Mo = 34.716.825 kgcm
c10 = 80,123 cm

lo = 22.845.029,83 cm*

€0 = 69,877 cm

Ao =7.125 cm?

M,y X c Py, X ey Xc P
0 1o+(o 0) 10——OSfti
Iy Iy Ag

f10 =
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Mo X ¢ (PpXep) Xcyg Py
+ ———=<fy

Iy Iy A
+(Poxeo) ><C10_&

< f
I AO_“+ I,

eg XC 1 My X ¢
Pox[(+ : 10)—— < fy +———
Io Ap Io

i+ ()

(e

P, <

34.716.825 kgcm X 80,123 cm
2 )
[(12'522 kg/cm®) + ( 72.845.029,83 cm® )]

[(+ 69,877 cm x 80,123 cm ) _ 1 ]
22.845.029,83 cm* 7.125 cm?

~ Py <1.282.242,472 kg

Py <

Esfuerzo en la fibra comprimida (t = 0) (Estadio 2):
fei = 147 kg/cm?

Mpp: Mo = 34.716.825 kgcm

C20=79,877 cm

lo = 22.845.029,83 cm*

€0 =69,877 cm
Ao =7.125 cm?
£ Moxczo_(Poxeo)Xczo_& £
M,y X C P, Xey) XcC P
n 0 zo_(o 0) 20——02fci
Iy Io Ay
_(PoXeo)xczo_&ZfCi_Moxczo
Iy 0 Io
ey XC 1 M, X c
P, X [(_ 0 20) _ _] > £, — 0 20
Iy A, Iy
M, X c M, X C
[fei = (57,22 [ = (2,22
Py = :

(=] 1) 4

0 Ao



34.716.825 kgcm X 79,877 cm
_ 2y )
[( 147kg/cm?) ( 22.845.029.83 cm? )]
@ 69877 ci X 79.877 cm) _ 1 ]
22.845.029.83 cm? 7125 cm?

P, <

- Esfuerzo en la fibra comprimida (t = o) (Estadio 4):

fes = 157,5 kg/em?

Mep: Mo

Momento por las cargas permanentes adicionales: Mg
Mcv: ML

Mt Mt = Mo + Mg + ML = 45.821.284,5 kgcm

Cio = 64,781 cm

l = 44.132.055,819 cm*

n=0,75

€»x=103,219 cm

A = 11.383,8 cm?

MT><cloo+(n><PO><eoo)><c100 n X Py

fre = I, I, a, = (e
My ;:ocloo (n x P ><Ioeooo) X Cloo n::o > (£
(n x P ><I:oo) X C1o0 _n::o > (_fcs)_'_MT+.oCloo
() e B
po o ()] [ ()
e A v B UE] (G ) B

45.821.284,5 kgcm X 64,781 cm
— 2 ) )
[( 1575 kg/em®) + ( 44.132.055,819 cm® )]
103,219 cm X 64,781 cm) _ T l
44.132.055,819 cm? 11.383,8 cm?

P, >

{075 x [(+

Po>-1.889.731,375 kg
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~ Py £697.698,609 kg



- Esfuerzo en la fibra traccionada (t = o) (Estadio 4):

fis = 29,933 kg/cm?

Mepp: Mo

Momento por las cargas permanentes adicionales: Mg
Mcv: ML

Mt Mt = Mo + Mg + ML = 45.821.284,5 kgcm

Cow = 113,219 cm

lo = 44.132.055,819 cm*

n=0,75

e» = 103,219 cm

A =11.383,8 cm?

Mr X €0 (M XPyXew) XCee MNXP

foe = I B I A =l
M X Ceo (MXPyXew)XCree MNXP ¢
Iy, I, A, ~0©
(MXPyXew) XCw MNXP Mt X Cpoo
— — S s ————————
I Ay I
T] X € X C200> T] ] MT X CZoo
Ppx|[-———m—22) - —| < fr, - ——=
0 [( I, Al I,
(M1 X 6w _ (M1 X0
[ - (FI22)] [f = (o722

Py < Py <
)R ke 1)

45.821.284,5 kgem x 113,219 cm
2 _ ) )
. [(29'933kg/ cm”) ( 44.132.055 819 cm® )]

P, >
{075 % |(~ 1034’}24%33%%;5?8113"92c1r?14cm )~ 11.3831,8 =)

~ Py>331.282,472 kg

v Fuerza de preesforzado inicial:
- t=0 (Estadio 2):

Po < 1.282.242,472 kg
Po < 697.698,609 kg
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- t=oo (Estadio 4):
Po>-1.889.731,375 kg
Po > 331.282,472 kg

Figura 38: Fuerza de preesforzado inicial

- 1.889.731,375 kg 331.282,472 kg 697.698,609 kg

[ \ 7 0

94

1.282.242,472 kg

*

|
0

(Fuente: Elaboracién propia).

Cs: [331.282,472 Kg, 697.698,609 kg[

Figura 39: Fuerza de preesforzado inicial

F g

331.282,472 kg 697.698,609 kg

(Fuente: Elaboracion propia).

Didmetro comercial de 1 Torén: ¢ =0,5"’
v" Célculo del esfuerzoadm:

Esfuerzo Gltimo del acero de preesforzado: fo, = 18.980 kg/cm? (G - 270 ksi)
Esfuerzoadgm: faam = 0,74 x fpu = 0,74 x 18.980 kg/cm? = 14.045,2 kg/cm?

v’ Calculo de la fuerza de peesforzado por torén:

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?
Esfuerzoadgm: faam = 14.045,2 kg/cm?

Fuerza de peesforzado por Toron: Pt = At x fam = 0,987 cm? x 14.045,2 kg/cm? =

13.862,6124 kg
v" Célculo del N°orones:

Pmin = 331.282,472 kg
Pt =13.862,6124 kg

Ne _ Pmin _331282472kg _ o000
“torones — PT - 13862,6124 kg - ) L. T =
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Pmax = 697.698,609 kg
Pr = 13.862,6124 kg
o _ | _ 697.698,609 kg _ e
N'torones - PT - 13.862,6124 kg - 50,33-~N T — 51

Se considera: 38 T 0,5”” .. N°ainas = 2 de 19 Torones c/u.

v' Célculo de la fuerza de peesforzado inicial:

N°7T considerado = 38 T

Pt =13.862,6124 kg

Po = NOT considerado X Pt = 38 x 13.862,6124 kg = 526.779,2712 kg/1.000 = 526,779 ton
Se considera: Po = 527 ton x 1.000 = 527.000 kg

v’ Célculo de la fuerza de peesforzado final o efectiva:

n=0,75
Po =527 ton
Ps=mn x Po=0,75 x 527 ton = 395,25 ton x 1.000 = 395.250 kg

- Verificacion:

Po = 527.000 kg

N°T considerado = 38 T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Ap = N7 considerado X At = 38 T x 0,987 cm? = 37,506 cm?
_ Py 527.000kg

T A, 37,506 cm?

= 14.051,085 kg/cm?

Esfuerzo Gltimo del acero de preesforzado: fo, = 18.980 kg/cm?

o 14.051,085 kg/cm?
- ( 8/ ) =0,74 ~ 0= 0,74 X fpu

fou (18.980 kg/cm?)

o =0,5 x fou — No se debe tesar a un < esfuerzo porque se debe garantizar el cortante.

o = 0,74 X fpu > 0,5 X fpu

v" Verificacion de los esfuerzosadm:
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- Esfuerzos en las fibras extremas (Inecuaciones de condicion):

- Esfuerzo en la fibra traccionada (t = 0) (Estadio 2) (Transferencia):

fi = 12,522 kg/cm?

Mpp: Mo = 34.716.825 kgcm
C10 = 80,123 cm

lo = 22.845.029,83 cm*

Po = 527.000 kg

€0 =69,877 cm

Ao =7.125 cm?

MOXC10+(P0X60)XC10_&

f.
I I 0o

34.716.825 kgcm X 80,123 cm
22.845.029,83 cm*

N (527.000 kg x 69,877 cm) X 80,123 cm  527.000 kg
22.845.029,83 cm* 7.125 cm?

< 12,522 kg/cm?
f10 = - 66,57 kg/cm? < 12,522 kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra comprimida (t = 0) (Estadio 2) (Transferencia):

fei = 147 kg/cm?
Mep: Mo = 34.716.825 kgem
C20=79,877 cm
lo = 22.845.029,83 cm*
Po = 527.000 kg
€0 = 69,877 cm
Ao =7.125 cm?
Mo X'cz0 (Py X €g) X Cz0 R

fp0 = + U
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S 34.716.825 kgem X 79,877 cm  (527.000 kg X 69,877 cm) X 79,877 cm
20 22.845.029,83 cm* 22.845.029,83 cm*

527.000 kg

~ 7.125cm?

f20 = - 81,337 kg/cm? > - 147 kg/cm?

> — 147 kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra comprimida (t = o) (Estadio 4) (Servicio):

fes = 157,5 kg/em?

Mep: Mo

Momento por las cargas permanentes adicionales: Mg
Mcv: ML

Mt Mt = Mo + Mg + ML = 45.821.284,5 kgcm
Cio = 64,781 cm

l = 44.132.055,819 cm*

n=0,75

Py = 527.000 kg

e»= 103,219 cm

A =11.383,8 cm?

_ MpXce  (MXPyXer)Xco MXPy

freo = I, I, Ao fes
45.821.284,5 kgem X 64,781 cm
1o =7 44.132.055,819 cm*
, (075 X 527.000 kg X 103,219 cm ) x 64,781 em
44.132.055,819 cm*
0,75 X 527.000 kg

> —157,5kg/cm? - f;, = — 42,095 kg/cm?

11.383,8 cm?
> —157,5 kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra traccionada (t = ) (Estadio 4) (Servicio):

fis = 29,933 kg/cm?
Mep: Mo

Momento por las cargas permanentes adicionales: Mg
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Mcv: ML

M¢: Mt = Mo + Mg + ML = 45.821.284,5 kgcm
C2» = 113,219 cm

l» = 44.132.055,819 cm*

n=0,75

Py = 527.000 kg

e = 103,219 cm

A = 11.383,8 cm?

Mr X oo (MXPyXew) XCree MNXP

foe0 = 1 1 A =
c . 45.821.284,5 kgem x 113,219 cm
20 44.132.055,819 cm*

(0,75 x 527.000 kg x 103,219 cm ) X 113,219 cm
44.132.055,819 cm*

0,75 x 527.000 kg
11.383,8 cm?2

f2e = - 21,832 kg/cm? < 29,933 kg/cm?

< 29,933 kg/cm?

v’ Calculo de la ecuacion del Mo (x):
Figura 40: Mo (x

MO (x)
<

.

Ve cod

(q0 x L)/2 26,00 m

(Fuente: Elaboracion propia).
Cargapermanente: Jo = 2.761,2 kg/m
Qo X LXx qq Xx?
2 2

27,612 kg/cm x 2.600 cm X x 27,612 kg/cm X x°
N 2 - 2

Mo (x) =

(@0 x L)2
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Mo () = 35.895,6 x X - 13,806 x x>
v’ Calculo de la ecuacion del Mt x):

Figura 41: M (x

MT (x)
<J—

(AT x L)/2 26,00m

(Fuente: Elaboracién propia).
Cargapermanente: qT = 3630,657 kg/m

qr XLXxx qpXx?

M 36,30657 kg/cm x 2.600 cm X x  36,30657 kg/cm X x?
T(x) = > - 5

Mt (o = 47.198,541 x x - 18,153285 x x>

v’ Célculo de las excentricidades permisibles para definir la trayectoria del
cable:
- t=0 (Estadio 2):

- Inecuacién 1:

fi = 12,522 kg/cm?

lo = 22.845.029,83 cm*

Po = 527.000 kg

c10 = 80,123 cm

Ao =7.125 cm?

Mo ( = 35.895,6 x X - 13,806 x x>

fri X1 I M
w0 () () ()
Py X c19 C10 X Ay Py

T,

qT (%)

@qT x )2
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527.000 kg x 80,123 cm 80,123 cm X 7.125 cm?

, [(35:895,6 x x — 13,806 x2)
527.000 kg

(12,522 kg/cm? x 22.845.029,83 cm4) ( 22.845.029,83 cm* )
€x) =

- Inecuacién 2:

fei = 147 kg/cm?

lo = 22.845.029,83 cm*

Py = 527.000 kg

C20=79,877 cm

Ao =7.125 cm?

Mo (o = 35.895,6 x X - 13,806 x X2

£ x 1 1 M
cw = |- ()l - (o) + (50
Py X ¢ Cao X Ay Py
_ [ (147 ke/em? x 22.845.029,83 cm* 22.845.029,83 cm*
€ = 527.000 kg x 79,877 cm 79,877 cm X 7.125 cm?

(35.895,6 X x — 13,806 X x2)
527.000 kg

- t=oo (Estadio 4):
- Inecuacion 3:
s = 157,5 kg/cm?
l.» = 44.132.055,819 cm*
n=0,75
Py = 527.000 kg
Ci» = 64,781 cm
A =11.383,8 cm?
Mt (o = 47.198,541 x X - 18,153285 x x?

fox I, I, M
ec = cs ] n ( ) + [ L)
(11 X PO) X Cloo C1oo X Aoo (11 X PO)
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- 157,5 kg/cm? x 44.132.055,819 cm* 44.132.055,819 cm*
6 = 700,75 x 527.000 kg) x 64,781 cm 64,781 cm x 11.383,8 cm?

(47.198,541 x x — 18,153285 X x2)
(0,75 x 527.000 kg)

- Inecuacién 4:

fis = 29,933 kg/cm?

- = 44.132.055,819 cm*

n=0,75

Po = 527.000 kg

Coo = 113,219 cm

A = 11.383,8 cm?

Mt (o = 47.198,541 x x - 18,153285 x x>

fro X I Ioo M
] S (oo rro| Il o A fee
(M X Py) X €200 Ca00 X Ao/ L( X Py)
29,933 kg/cm? x 44.132.055,819 cm*
e = (0,75 x 527.000 kg) x 113,219 cm

< 44.132.055,819 cm* )

113,219 cm X 11.383,8 cm?

(47.198,541 x — 18,153285 x?)
(0,75 x 527.000 kg)

v Estimacion de las pérdidas de preesforzado instantaneas:

v' Estimacion de la pérdida por friccion (Vainay torones):

El tesado se ejecutara desde un solo extremo.

Se utilizan torones con fp, = 18.980 kg/cm? (Grado - 270 ksi) de 0,5°* (12,7 mm) de
diametro constituidos por 7 alambres de acero de baja relajacion.

Se utilizara vainas metalicas que luego seran inyectadas.

En los torones de postesado:

Para la trayectoria del cable:

Ppj = 527 ton
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Ppif2 = 263,5 ton
K =0,0015 rad/m

_ Luzcgculo _ 26 m

Lpx =—5 > =——=13m

Hp=0,2
v' Célculo de la ecuacion de la trayectoria del cable:

foo=y=Axx2+Bxx+C
A=(0;0,1276)

B = (13 - 0,69877)

C = (26:0,1276)

- A

y=Axx?+Bxx+C
0,1276 = A x (0)>+B x (0) + C .. C =0,1276

- B:

y=Axx?+Bxx+C
-0,69877 = A x (13)? + B x (13) + 0,1276 = - 0,69877 = A x (169) + B x (13)
+0,1276 = 169 x A+ 13 x B +0,82637 =0

- C:

y=Axx?+Bxx+C
0,1276 = A x (26)% + B x (26) + 0,1276 = 0,1276 = A x (676) + B x (26) + 0,1276
=676 xA+26xB=0

{169 XA+13XxB+0,82637 =0 [x (—2)]}
676 X A+26XB =0

{—338><A—26><B—1,65274 = 0}
676 X A+26 XB =0
338 X A—1,65274 =0

A_1,65274
~ 338
676 x A+26x B =0= 676 x0,00489 + 26 x B =0 = 3,985696 + 26 x B=0

= 0,00489
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B = 3,30564 _ 0,12714
B 26

Parabola A B C: y = 0,00489 x x? - 0,12714 x X + 0,1276

La pendiente en algun punto x:

tga =y =0,00489 x 2 x x - 0,12714 = 0,00978 x x - 0,12714

Para £ pequefios: tg o = a.

x=0..tgo=0,00978 x x - 0,12714 = 0,00978 x 0 - 0,12714 =-0,12714 rad = o1 =
|0,12714| rad = 0,12714 rad

x=13m .. tg o =0,00978 x x - 0,12714 = 0,00978 x 13 - 0,12714 = 0,12714 rad
-0,12714rad = 02 =0

Por lo tanto el Zentre AA Lc: a=ou+ a2 =0,12714 rad + 0 = 0,12714 rad = opx

_ —(K X Lpx + X Opx
Poy = Pyj x e~ (KX Lpx+ itp X ctp)
ppx — 263,5 ton X e—[(0,0015 rad/m) X 13m + 0,2 x (0,12714 rad)] _— 251’923 ton = Ptf

P,x 251,923 ton
Py/2  263,5ton

Pierdo=1-0,956=0,044 x 100=4,4 %

Para reducir la pérdida por friccion es posible sobretesar.

= 0,956

En el anclaje - < 0,8 % fpy
Sobreteso — 0,74 % fpy
Sobreteso — 0,75 x f,u (Recomendado).

Pero la pérdida por relajacion es >.
(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).
La pérdida por friccion que otros autores nos presentan significan el mismo efecto que

la ecuacién de Zia Paul (ACI 318 - 08) y son los sgtes.:
- Nilson Arthur:
P, = P, X e~ (KX Ly +puxa)
- PROTENDE:

Px — Pméxx e—(uxa+Kxx)
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- Subieta Otélora Alfonso:
f, = fy x e~ (WX O+KX)
- AASHTO LRFD:
Afyp = fpy x [1 — e=®xx+ux 0]
v Estimacion de la pérdida por acortamiento elastico en el H°:

Tesado simultaneo: — 0
Tesado secuencial:

Para elementos con cables adherentes:

Figura 42: Pérdida por acortamiento eléstico en el H°

Al A2

@ 1 a2
PO,
{o .

13,00 m

(Fuente: Apuntes de puentes (CIV - 952)).
Para elementos postesados: Keir = 1
Tensién en el HO a nivel del centro de gravedad de los elementos tensores producida
por la fuerza de tesado consideradas solamente las pérdidas por friccion y por
acufiamiento de los anclajes: fepi
Tension en el HO a nivel del centro de gravedad de los elementos tensores debido al PP
y otras cargas presentes en el momento del preesforzado: fq

feir = Keir X fepi X fg

pi
Fuerza de preesforzado en los cables en la ubicacion critica del tramo luego de efectuar
las reducciones debidas a las pérdidas por friccion y en los dispositivos de los anclajes
pero antes de efectuar las reducciones debidas a ES, CR, SH y RE: Py

Esfuerzo Gltimo del acero de preesforzado: fo, = 18.980 kg/cm? (G - 270 ksi)
Nor=38T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Aps = N°1 x A1 =38 T x 0,987 cm? = 37,506 cm?
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Ppi = 0,74 X fou XAps = 0,74 x (18.980 kg/cm?) x 37,506 cm? = 526.779,2412 kg =
527.000 kg = Po

Ac = Ao = 7.125 cm?

e =ep=69,877 cm

lc = lo = 22.845.029,83 cm*

Momento flector debido al PP del elemento que esta siendo preesforzado y a cualquier
otra carga permanente que ya esta actuando en el momento de aplicar el preesforzado:
My

Carga permanente del elemento: CM:

Yro = 2.400 kg/m?®

Ao =7.125 cm?

0o = yre X Ao = (2.400 kg/cm®/1.000.000) x 7.125 cm? = 17,1 kg/cm

do X (LuZegicuo)® (17,1 kg/cm) x (2.600 cm)?
d p—tl p—vl
8 8
Tension de compresion neta en el H® a nivel del centro de gravedad de los elementos

= 14.449.500 kgcm

tensores inmediatamente después de haberse aplicado la totalidad del preesforzado: fcir

P, P,xe?\ Myxe
p1 p1 d
I:cir = Kcir X <A_c + Ic ) - Ic

[527.000 kg 527.000kg X (69,877 cm)?

feir =

7.125 cm? + 22.845.029,83 cm*

14.449.500 kgcm X 69,877 cm
22.845.029,83 cm*

Para elementos postesados: Kes = 0,5
Es = 1.950.000 kg/cm?

= 142,406 kg/cm?

- Cemento FANCESA:

Cuadro 17: Cemento Portland IP - 40 Superior
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Cemento Portland con Puzolana tipo IP - 40

CEMENTO REQUISITOS
ENSAYOS FiSICOS Unid. | SUPERIOR IP - 40 | Segun NB 011
Tiempo inicial de fraguado (NB 063) hrs:min 2:52 mayor a 0:45
Tiempo final de fraguado (NB 063) hrs:min 4:48 menor a 10:00
ENSAYOS MECANICOS Unid.
NORMA NB 470 (ASTM C109)
_ ) ) 3 dias MPa 21,0 mayor a 17
Resistencia a la compresion _
) 7 dias MPa 30,5 mayor a 25
en mortero normalizado a:
28 dias | MPa 41,2 mayor a 40
(Fuente: Cemento FANCESA).
Figura 43: Cemento FANCESA (Resistencias a compresion)
Resistencias a compresion vrs. edad
45 |
|
~ 40 — 1 28; 41,2
o ——
e
35
5 — 028, 33,7
8 7:30,5
5 30 //T' ;
8 /o *T 26
c 25 a :
§ / .’14
qc) 20 I el
@ Y 4
.5 g. , ’I
€ 15
10
0 5 10 15 20 25 30
Edad (Dias)
== CEMENTO LIDER IP-30
—=—CEMENTO SUPERIOR IP-40

(Fuente: Elaboracion propia).

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f°c = 35 MPa = 350 kg/cm?

Resistencia caracteristica del H° el dia del tesado (No debe ser < a 245 kg/cm?): f¢i =
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24,5 MPa = 0,7 x (350 kg/cm?) = 245 kg/cm?
El dia del tesado a los 7 dias: f°ci = 30,5 MPa = 305 kg/cm?

E¢; = 15.100 x /f; = 15.100 X /(305 kg/cm?) = 263.710,162869 kg/cm?

f.
ES = Ko X Eg X —
Eci

142,406 kg/cm?

_ 2
ES = 0,5 x (1.950.000 kg/cm?) x 263.710,162869 kg/cm?

= 526,509 kg/cm?

(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).
Acortamiento elastico en el H°:

f
Afs elastico = Es X E—C =nXf,

fe
E.=—
S EC
L_FxL_PxL
T ExA ExA
P/2) X L
ALZ=( /2)
ExA

fou = 18.980 kg/cm?
fagm = 0,74 x fo, = 0,74 x (18.980 kg/cm?) = 14.045,2 kg/cm?
LuzZcalcuo =26 m =L
Es = 1.950.000 kg/cm?
_oxL figm XL
Eg Eg

_ (14.045,2 kg/cm?) x 2.600 cm

1.950.000 kg/cm?
Po = 527.000 kg = P
Luzeaicuo =26 m =L
Eci = 263.710,162869 kg/cm? = Ec
Ap=7.125cm? = A

_ PxL (527.000 kg/2) x 2.600 cm
T EcXA. (263.710,162869 kg/cm?) x 7.125 cm?

AL

= 18,727 cm (Alargamiento del acero)

AL, = 0,365 cm
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AL — Px (L—AL;)  (527.000 kg/2) x (2.600 cm — 0,365 cm)
27 E.xA.  (263.710,162869 kg/cm?) x 7.125 cm?

Long. que ha perdido el torén 1.

Ln =L - A2=2.600 cm - 0,365 cm = 2.599,635 cm

L, =L-0=2.600cm-0=2.600cm

La FoPo que ha perdido el torén 1: Es lo que se ha acortado el acero.

[ _FxL _PxL
E;xA EgxA
ALXE; P

L A~ °

_ (0,365 cm x 1) x (1.950.000 kg/cm?)
- 2.600 cm

o 273,75kg/cm’
fiam  14.045,2 kg/cm?

‘- (0,365 cm X 2) X (1.950.000 kg/cm?)
2 2.600 cm

Af, - Afy = 5475 kg/em? - 273,75 kglem? = 273,75 kg/cm? = 0 % (No ha perdido nada).
Af1 = fagm - (273,75 kg/cm?) = 14.045,2 kg/cm? - 273,75 kg/em? = 13.771,45 kglcm?
NC%orones: N7 =38 T

Avrea de 1 torén: At = 0,987 cm?

P1 = (13.771,45 kg/cm?) x N°r x At = (13.771,45 kg/cm?) x 19 T x 0,987 cm? =
258.256,002 kg

Afy = faam - 0 = (14.045,2 kg/cm?) — 0 = 14.045,2 kg/cm?

P, = (14.045,2 kg/cm?) x N°r x At = (14.045,2 kg/cm?) x 19 T x 0,987 cm? =
263.389,636 kg

38 T 0,5 .. P =38 x 0,987 cm? x (14.045,2 kg/cm?) = 526.779,271 kg =

527.000 kg

P >(P, +P) _ 258.256,002 kg + 263.389,636 kg _ 521.645,638 kg

P, P, 527.000 kg ~ 527.000kg
= 98,984 %
Luego de la Fo Po por acortamiento elastico — P = 100 % - 98,984 % = 1,016 %

= 0,365 cm

Af, = 273,75 kg/cm?

Afl ==

=1,949 %

= 547,5 kg/cm?
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(Referencia: NILSON Arthur H., “Disefio de estructuras de concreto”, duodécima edicion, editorial

McGRAW - HILL INTERAMERICANA S. A., Santafé de Bogota - Colombia, 1999).

v Estimacion de la pérdida por deslizamiento de los anclajes, acufiamiento,

penetracion de las cufias, deslizamiento o hundimiento en los anclajes:

Figura 44: Diagrama de tension del acero cuando teso de los 2 lados

Antes del anclaje

f'o

Después del anclaje e

fol

(Fuente: “Hormig0n pretensado”, Subieta Otalora Alfonso, Ing. civil UMSA, La Paz - Bolivia, mayo

de 2000).

Figura 45: Diagrama de tension del acero si teso por 1 solo lado

fol

(Fuente: “Hormig0n pretensado”, Subieta Otdlora Alfonso, Ing. civil UMSA, La Paz - Bolivia, mayo

de 2000).
Figura 46: 1° caso (x <L’)
T
0 x s
:Eg T 7777777777777777777‘L7777 . i
o__———————— i
. W I — fmp

(Fuente: “Hormigbn pretensado”’, Subieta Otdlora Alfonso, Ing. civil UMSA, La Paz - Bolivia,

mayo de 2000).

Por la Ley de Hooke:

ngxEs

- Ecuacion 1:
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t, AL
2 x
Por geometria (Relacion de triangulos):
Afpr  ty/2
L X

- Zia Paul (ACI 318 - 08):

P

o = ij x e—(K X Lpx + Hp X Opx)

- AASHTO LRFD:

Afpr = fpj X [1 — e"xx+ux )]
ij — PPX — E % [1 _ e—(Kxx+u><oc)]
Ap Ap

- De la ecuacion 2:

Pérdida por friccion: Afp

th XX Afye
2 L
Igualando con la ecuacion 1:
% % E, = X XLAfpf
La profundidad de la influencia de la pérdida por acufiamiento: x

Long. del cable: L

AL x L X Eq
X= |——F/——
Afy¢
Péerdida por acufiamiento: Afpa
2 X X X Af
Mgy =t = 0t

Pendientes iguales y opuestos: + i
Tension a medio cable en la etapa inicial: fm

Tension a medio cable en la etapa final o permanente: fmp
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Variables: th A X

Segun la Ley de Hooke:

o=¢X Es
AL
£T 1
- Ecuacion 1:
h /2
x E,
th X X
hxE,=———=5
Por semejanza de triangulos:
- Ecuacion 2:
th/2 b
x L'
th_hXEa_Xth
2 x L

Distancia hasta donde llega el efecto del hundimiento: x
Hundimiento en los anclajes (6 mm a 8 mm para torones): h
Ea = 1.950.000 kg/cm?

Distancia de un extremo al eje de simetria de una viga: L’

Py = 251,923 ton
’h X E; x L'
X= |—————
te

Pérdidas por hundimiento en los anclajes: tn
2xXxhXE,

th =
X

(Referencia: “HormigOn pretensado”’, Subieta Otdlora Alfonso, Ing. civil UMSA, La Paz - Bolivia, mayo
de 2000).

Deslizamiento en los anclajes:
fou = 18.980 kg/cm?
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faam = 0,74 x fp, = 0,74 x (18.980 kg/cm?) = 14.045,2 kg/cm? =
LuZesiculo =26 m =L
Modulo de elasticidad del acero de refuerzo: Es = 1.950.000 kg/cm?

_oxL _(14.0452kg/cm?) X 2.600 cm
 Eg 1.950.000 kg/cm?

Se considera 2 anclajes 19 MTC 12,7 — AL = 6 mm (Manual de PROTENDE)
AL¢=-6 mm
ALs = AL - AL =18,727 cm - 0,6 cm = 18,127 cm

E X AL¢
Of = L

AL¢ 18,127 cm )
Afs,deslizamiento = T X ES = m X (1950000 kg/Cm )

AL

= 18,727 cm

= 13.595,25 kg/cm?

13.595,25 kg/cm?
Afs,deslizamiento = 14.045,2 kg/CmZ

Afs, deslizamiento = 100 % - 96,796 0% = 3,204 %

(Referencia: NILSON Arthur H., “Diserio de estructuras de concreto”, duodécima edicion, editorial
McGRAW - HILL INTERAMERICANA S. A., Santafé de Bogoté - Colombia, 1999).

= 96,796 %

v Estimacion de las pérdidas de preesforzado diferidas:

v Estimacion de la pérdida por flujo plastico o fluencia lenta en el H°:

Para elementos postesados:
Kcr = 1,6
Es = 1.950.000 kg/cm?

- Cemento FANCESA:

Cuadro 18: Cemento Portland IP - 40 Superior

Cemento Portland con Puzolana tipo IP - 40

CEMENTO REQUISITOS
ENSAYOS FISICOS Unid. | SUPERIOR IP - 40 | Segin NB 011
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Tiempo inicial de fraguado (NB 063) hrs:min 2:52 mayor a 0:45
Tiempo final de fraguado (NB 063) hrs:min 4:48 menor a 10:00
ENSAYOS MECANICOS Unid.
NORMA NB 470 (ASTM C109)
) _ ) 3 dias MPa 21,0 mayor a 17
Resistencia a la compresion _
_ 7 dias MPa 30,5 mayor a 25
en mortero normalizado a:
28 dias | MPa 41,2 mayor a 40
(Fuente: Cemento FANCESA).
Figura 47: Cemento FANCESA (Resistencias a compresion)
Resistencias a compresion vrs. edad
45 |
|
~ 40 — 1 28; 41,2
o ——
e
35
5 — O 28, 33,7
g 30 _~7,30,5
E e
8 /T 26
c 25 a :
§ / .’14
qc) 20 \ el
7z} Y 4
.7) g. , ’I
€ 15
10
0 5 10 15 20 25 30
Edad (Dias)
== CEMENTO LIDER IP-30
—=—CEMENTO SUPERIOR IP-40

(Fuente: Elaboracion propia).
Para pérdidas diferidas:
A los 28 dias: f"ci = 41,2 MPa = 412 kg/cm?

E. = 15.100 x /f. = 15.100 x /(412 kg/cm?) = 306.496,525 kg/cm?

Tension de compresion neta en el H® a nivel del centro de gravedad de los elementos

tensores inmediatamente después de haberse aplicado la totalidad del preesforzado: fcir
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feir = 142,406 kg/cm?
Momento flector debido a todas las cargas permanentes sobrepuestas que se aplican al

elemento una vez que ha sido preesforzado: Mgs
v' Célculo de la cargapermanente 2CCESOrioS:

Cargagermanente accesorios = Cargalosa + Cargacapa de rodadura + Cargaacera + Carganordilo
+ Carganarandado = 3.153,6 kg/m + 1.204,5 kg/m + 720 kg/m + 432 kg/m
+ 251,87 kg/m = 5.761,97 kg/m = qp
LUZcalculo =26 M
_ qp X (LuZegicuto)® Mo = (5.761,97 kg/m) X (26 m)?

My = =
ds 8 D 8

= 486.886,465 kgm

€ = ex = 103,219 cm
lc = 1 = 44.132.055,819 cm*
Tension en el H° a nivel del centro de gravedad de los elementos tensores debida a

todas las cargas permanentes que se agregan luego del tesado: fcds
Mgs X e _ 48.688.646,5 kgem x 103,219 cm

fo. = = 113,876k 2
cds I 44.132.055,819 cm* g/cm
Eg
CR = K¢ X E_ X (fcir - fcds)
C
1.950.000 kg/cm?
R=1,6Xx x [(142,406 kg/cm?) — (113,876 kg/cm?
C ,6 306,496,525 kg/cm? [(142,406 kg/cm*) — (113,876 kg/cm?)]

CR =290,423 kg/cm2
(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).

v Estimacion de la pérdida por contraccion en el He:

Sitesoalos 7 dias: Ksp =1
Es = 1.950.000 kg/cm?

Vv
SH = 8,2 X 1076 x Kgp, X Eg X (1 — 0,06 X §> X (100 — RH)
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Relacion volumen - superficie generalmente se toma como el area bruta de la seccion
transversal del elemento de H° dividida por su perimetro: V/S

A=Ag=7.125cm?

P =5,6224 m x 100 = 562,24 cm

V_AxL _ 7.125cm?
S PxL 56224cm

Humedad relativa ambiente media alrededor del elemento de H: RH=70% - 75 % —

= 12,673 cm

Promedio (En Tarija).
SH=8,2%x107°%x 1 x (1.950.000 kg/cm?) x (1 — 0,06 X 12,673 cm)
x (100 — 72,5 %) = 105,367 kg/cm?
(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).

v Estimacion de la pérdida por relajacion en el acero:

Para torones de acero de baja relajacion (Grado - 270 ksi):

_ 0,07031 kgs/cm?
K. = 5.000 psi (Ib¢/plg?) X Tpsi = 351,55 kg¢/cm?

J=0,04
SH = 105,367 kg/cm2
CR =290,423 kg/cm2
ES = 526,509 kg/cm?

£

pi
P 074
: 0,7

pu
Torones de baja relajacion: C = 0,95

RE = [Kre—J % (SH + CR +ES)] x C

RE = [(351,55 kgr/cm?) — 0,04 x (105,367 kg/cm? + 290,423 kg/cm?

+ 526,509 kg/cm?)] x 0,95 = 316,503 kg/cm?

La retraccion del H°, la fluencia del H® y la relajacion del tordn ocurren juntas.
A > tension ocurre > relajacion.

(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).

Cuadro 19: Estimacion de las Pérdidas de Preesforzado
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H° preesforzado con

Pérdidas
armaduras postesas
Friccion (Vaina y torones) 4,4 %
Instantaneas | Acortamiento elastico en el H° 1,016 %
i _ 8,62 %
Acufiamiento,  penetracion de  cufias,
. - . 3,204 %
deslizamiento o hundimiento en los anclajes
o Flujo plastico o fluencia lenta en el H° 5,67 %
Diferidas —
Contraccion en el H° 6,5 % 15,97 %
Relajacion en el acero 3,8%
> =24,59 % =25%

(Fuente: Elaboracion propia).
v Disefio a cortante:

Los esfuerzos de tension diagonal en una viga de H° preesforzado sometida a cargas de
servicio, son considerablemente < que en una viga de H° reforzado de las mismas

caracteristicas. Esto se debe esencialmente a 2 factores:

1. La combinacién de esfuerzos longitudinales de compresion y de esfuerzos
cortantes.

2. Las pendientes de los torones; esta pendiente es tal que produce un cortante Vp
por las fuerzas de preesfuerzo, en direccion opuesta a la del cortante generado

por la carga: “Contracortante”.

Fuerza de preesforzado efectivo en la seccion considerada: Pe

Pendiente del cable en la seccion considerada: 6

Vp =Pe X sen a

Con cargas cercanas a la falla, una viga preesforzada se encuentra fisurada y se
comporta en forma muy parecida a una viga corriente de H° A°, 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
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pues a una reduccion pequefia de los esfuerzos de compresion y un aumento de los
cortantes (Que ocurre cuando la viga se sobrecarga) producird un incremento
desproporcionado en la tension principal resultante. Por estas razones en vigas
preesforzadas es necesario basar el disefio en cargas mayoradas en vez de realizarlo
con cargas de servicio.

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

El factor de reduccidn de resistencia para el cortante debe ser: ¢ = 0,75

Es laresistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto antes de la aparicion
de las fisuras: V¢

Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante: Vs
v' Célculo de la resistencia nominal al cortante: Vn

Es la resistencia nominal al cortante calculado mediante: Vi
Vih=Vc+ Vs

Es la fuerza cortante mayorada en la seccidn considerada: Vy
@ x Vi >V, 0 @ x(Ve+Vs)>Vy

Fuerza cortante que resiste el concreto:

En elementos preesforzados se presentan 2 tipos de agrietamiento inclinado:

1. Agrietamiento de cortante por flexion

2. Agrietamiento por cortante en el alma

El agrietamiento de cortante por flexion se inicia con un agrietamiento por flexion, para
un esfuerzo nominal V.. Cuando se produce el agrietamiento por flexion, se
incrementan los esfuerzos cortantes en el concreto arriba de la fisura. La fisura de
cortante por flexion 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
tension 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.

El agrietamiento por cortante en el alma empieza en un punto interior del elemento,
para un cortante nominal Vew, cuando los esfuerzos principales de traccion exceden la

resistencia a traccion del concreto, y luego se propagan diagonalmente tanto hacia
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arriba como hacia abajo, se presentan a menudo en vigas de almas delgadas sometidas
a altas fuerzas de preesfuerzo.

Como el objetivo del disefio es evitar el agrietamiento diagonal; la resistencia nominal
a cortante proporcionada por el concreto, Vc, se supone igual al menor de los valores:
Vei Y Vew.

v Calculo de la resistencia nominal al cortante proporcionada por el
concreto antes de la aparicion de las fisuras: V¢

v Calculo del cortante de agrietamiento por cortante y flexion: Vi

Resistencia caracteristica del H a los 28 dias: f°¢c = 350 kg/cm?

Anchoaima: bw =20 cm

Alturat viga: h=1,6 m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,72xh=0,72x 1,6 m=1,152 m
Fuerza cortante en la seccion debido a la carga muerta no mayorada (Cortante;
producido por el PPyiga, sin coeficiente de carga): Vg

Yro = 2.400 kg/m?®

Aviga= 0,7125 m?

PPuiga = YHe X Aviga = 2.400 kg/m3 x 0,7125 m? = 1.710 kg/m = qo

_qoxL _(1.710kg/m) X 26 m
d="5 = >
Fuerza cortante mayorada en la seccion, debido a cargas aplicadas externamente

=22.230kg

(Fuerza cortante mayorada debida a las cargas muertas y vivas superpuestas) que se
presentan simultdneamente con Mmax: Vi

Vu =100.117,015 kg

V4 =22.230 kg

Vi=V,-Vqg=100.117,015 kg - 22.230 kg = 77.887,015 kg

Momento que produce fisuracion por flexion en la seccion debido a las cargas aplicadas
externamente: Mcre

Momento de inercia de la seccion con respecto al eje que pasa por el centroide: lg =
22.845.029,83 cm* = |
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Distancia desde el eje centroidal de la seccidn total a la fibra extrema en traccion, sin
considerar el refuerzo (En nuestro caso c2): yt = C20 = 79,877 cm = C2

Esfuerzo de compresion en el concreto debido Unicamente a la fuerza efectiva del
preesforzado (Después de que han ocurrido todas las pérdidas de preesforzado) en la
fibra extrema de una seccion en la cual los esfuerzos de traccion han sido producidos
por las cargas aplicadas externamente, (En vigas simplemente apoyadas la fibra
extrema es la interior): fpe

Po =527.000 kg

n=0,75

ex=103,219cm=e

C2 = 113,219 cm =c>

.o = 44.132.055,819 cm* = |

A, =11.383,8cm?=A

I A
| (527.000 kg x 0,75) x 103,219 cm X 113,219 cm
pe ™ 44.132.055,819 cm*

(527.000 kg x 0,75)
11.383,8 cm?

| P.XeXc, P

fre =

foe = |- 139,384 kg/cm?| = 139,384 kg/cm?

Esfuerzo debido a la carga muerta (PP) no mayorada en la fibra extrema de una seccion
en la cual el esfuerzo de traccion es producido por cargas externas (En vigas
simplemente apoyadas, la fibra extrema es la inferior): fg

Momento el por PP: Mo = 34.716.825 kgcm

M, X ¢,

fd:|+

_ |, (34.716.825 kgcm) x 79,877 cm

a= | 22.845.029,83 cm* = 1121,386 kg/cm?|

= 121,386 kg/cm?

I
M, = <ﬁ) x [1,6 % VT + fpe — fa]
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_ (22.845.029,83 cm*
cre = 79,877 cm

x [1,6 x /(350 kg/cm?) + (139,384 kg/cm?)

— (121,386 kg/cm?)
Mcre = 13.708.464,812 kgcm
Méaximo momento mayorado en la seccion debido a las cargas aplicadas externamente
(Maximo momento mayorado debido a las cargas muertas y vivas superpuestas): Mmax
My = 1.219.238,978 kgm
Yro = 2.400 kg/m?®
Aviga = 0,7125 m?
PPuiga = Yo X Aviga = 2.400 kg/m® x 0,7125 m? = 1.710 kg/m = qo

qo X (L) (1.710 kg/m) X (26 m)?
d = =
8 8
Mmax = My - Mg = 1.219.238,978 kgm - 144.495 kgm = 1.074.743,978 kgm

= 144.495 kgm

Vi x M
Ve = 0,16 X /f'c X by, x d, + Vg + (%) > 0,45 X /. X by, x d
max

Ve = 0,16 x /(350 kg/cm?2) x 20 cm X 115,2 cm + 22.230 kg

77.887,015 kg x (13.708.464,812 kgcm)
1.074.743,978 kgcm

> 0,45 X /(350 kg/cm?) x 20 cm X 115,2 cm
Vi = 1.022.583,136 kg > 19.396,752 kg

v’ Calculo del cortante de agrietamiento por cortante en el alma: Vew

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f’c = 350 kg/cm?

Esfuerzo de compresion en el concreto (Después de que han ocurrido todas las pérdidas
de preesforzado) en el centroide de la seccidn transversal que resiste las cargas
aplicadas externamente, o en la union del alma y el ala cuando el centroide esta
localizado dentro del ala: fyc

Po =527.000 kg
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n=075
A =11.383,8 cm? = Ac

o _ P _527000kgx075 . o,
e = A T T 113838cmz o r/2ke/cm

Anchoaima: bw =20 cm

Alturat viga: h=1,6 m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,72xh=0,72x 1,6 m=1,152 m
Componente vertical de la fuerza efectiva de preesforzado (Contracortante): V,
Po =527.000 kg

n=0,75

Alturat viga: h = 1,6 m

v Calculo de la ecuacion de la trayectoria del cable:

foo=y=Axx?+Bxx+C
A=(0:0,1276)
B = (13 - 0,69877)
C =(26: 0,1276)
- A

y=Axx?+Bxx+C
0,1276 = A x (0) + B x (0) + C .. C =0,1276
- B:
y=Axx?+Bxx+C
-0,69877 = A x (13)% + B x (13) + 0,1276 = - 0,69877 = A x (169) + B x (13)
+0,1276 = 169 x A+ 13 x B +0,82637 =0
- C
Yy=Axx?+Bxx+C
0,1276 = A x (26)% + B x (26) + 0,1276 = 0,1276 = A x (676) + B x (26) + 0,1276
=676 xA+26xB=0
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{169><A+13 XB+0,82637 =0 [x (—2)]}
676 X A+26xB =0

{—338><A—26><B—1,65274 = 0}
676 X A+26XxB=0
338 xA—1,65274 =0

A= 1,65274 = 0,00489
338
676 x A+26 x B=0= 676 x 0,00489 + 26 x B =0 = 3,985696 + 26 x B=0
B=—M=—012714
26 ’

Parabola A B C: y = 0,00489 x x? - 0,12714 x X + 0,1276

La pendiente en algun punto x:

tgoa =y =0,00489 x 2 x x - 0,12714 = 0,00978 x x - 0,12714

Para £ pequefios: tg o = a

x=h/2=1,6/2=0,8m .. tg o =0,00978 x x - 0,12714 = 0,00978 % (0,8 m)
-0,12714 =-0,119316 rad = o =0,119316| rad

Por lo tanto el £ entre A A h/2: o = 0,119316 rad

Vp =Pe % sen a = (527.000 kg % 0,75) x sen (0,119316 rad) = 823,091 kg

Vew = (0,93 X /e + 0,3 X fc) X by X dy + V, x 1,1 x 4/F

Vew = [0,93 x /(350 kg/em?) + 0,3 x (34,72 kg/em?)| x 20 cm x 115,2 em

+ 823,091 kg x 1,1 x /(350 kg/cm?) = 81.023,569 kg
Vi = 1.022.583,136 kg
Vew = 81.023,569 kg
Vi > Vew - 1.022.583,136 kg > 81.023,569 kg
Ve = 81.023,569 kg

- Disefo del refuerzo a cortante:
El refuerzo por cortante debera calcularse de acuerdo a las sgtes. prescripciones:

1. Si: Vu<0,5x% (¢ *xVe) No es necesario colocar refuerzo para cortante, Ay,

min.
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2. Si:0,5% (dxVe) <Vu<(dxVe) Tedricamente no se necesita refuerzo por
cortante, a pesar de ello se debe colocar un &rea minima, Av, min de acuerdo a las
prescripciones del codigo.

3. Si: Vu> (¢ x Vo) Debe calcularse el area necesario de refuerzo y no debera

ser < que el Ay, min.

Cuando se hace necesario el calculo de armadura transversal para resistir la fuerza
cortante de disefio en una seccion especifica su contribucion a la resistencia debera ser
igual a:
Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante: Vs
Area de refuerzo de cortante: Ay
Resistencia especificada a la fluencia del refuerzo transversal: fy
Canto util de la seccion: d > 0,72 x h
Espaciamiento entre estribos: s
AnchoOaima: bw
Resistencia caracteristica del concreto: f’¢
VS=A—VX£thd§§xwadx\/ch
V,=100.117,015 kg
V¢ = 81.023,569 kg

Vu> Ve .. 100.117,015 kg > 81.023,569 kg

3. Si:Vy> (¢ x Vo) Debe calcularse el area necesario de refuerzo y no deberd
ser < que el Ay, min.

v" Célculo de la armaduramin:

D x(Vec+Vs) >V,
Q)X(Vc‘l'vs)zvu

u

(Vc + Vs) = E

Vy =100.117,015 kg

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
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Ve =81.023,569 kg

v, 100.117,015 kg
Vo= = Ve = e — 81.023,569 kg = 52.465,784 kg

v Calculo del espaciamiento entre estribos:

Diametro: ¢ =12 mm

NCiernas = 2

Ay = 2,26 cm?

hviga = 1,6 M

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,72xh=0,72x 1,6 m=1,152m
Vs = 52.465,784 kg

v - A, xf, xd

S s

Ay xfyxd 2,26 cm? x (4.200 kg/cm?) x 115,2 cm

= 20,842
v, 52.465,784 kg cm

S

Consisdero la armadura: ¢ 12 mm ¢/25 cm.

v" Calculo de la armadura pasiva:

v’ Calculo del preesfuerzo efectivo:

Py = 527.000 kg

n=0,75

Fuerza de preesforzado efectivo (Después de las pérdidas): Pe = Po x 1 = 527.000 kg x
0,75 = 395.250 kg

N°T considerado = 38 T

Area de 1 Toron: Ar = 0,987 cm?

Area de preesforzado: Ap = N°T considerado X At = 38 T x 0,987 cm? = 37,506 cm? = Aps

o _ R __527000kgx075 oo
be = A T 37506em2 - 0o383ldke/em

Si: fpe < 0,5 x fpu No se garantiza la ruptura por alargamiento.
Si: fpe > 0,5 x fpu Se inicia el proceso de calculo.
foe = 10.538,314 kg/cm?
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fou = 18.980 kg/cm?
10.538,314 kg/cm? > 0,5 x (18.980 kg/cm?) .. 10.538,314 kg/cm? > 9.490 kg/cm?

Se inicia el proceso de célculo.
v’ Célculo de la cuantia del acero:

N°r considerado = 38 T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Area de preesforzado: Ap = N°r considerado X At =38 T x 0,987 cm? = 37,506 cm? = Aps
Ancho de la seccidn en la cara de compresion (Fibra superior): bw =20 cm

Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de la armadura de
preesforzado: dp

Alturat viga: h =1,6 m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,72xh=0,72x 1,6 m=1,152m

Ay 37,506 cm?
" byXxd, 20cmx1152cm

Pe =0,01628

v Calculo del esfuerzo en el acero cuando la viga falla:

fou = 18.980 kg/cm?

Define la capacidad de fluencia del acero de preesforzado: y, = 0,4 (Torones de
preesforzado).

Coeficiente de minoracion: p1 = 0,8 (fc < 350 kg/cm? en H° P°) (Bajan 0,05

¢/ 70 kg/cm? que aumenta hasta un minimo de 0,65).

pe =0,01628 = pp

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f'c = 350 kg/cm?

Yp fou
fpszfpux 1—ExprE
£ 18980 ke/em? x |1 — 2% x 0.01628 x 18980 ke/cm®
ps = 18.980 kg/cm 08" " 350 kg/cm?

fps = 10.601,838 kg/cm?

v" Célculo de a:
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NOr considerado = 38 T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Avrea de preesforzado: Ap = N°T considerado X At =38 T x 0,987 cm? = 37,506 cm? = Ags
fos = 10.601,838 kg/cm?

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f'c = 350 kg/cm?

Ancho de la seccion en la cara de compresion (Fibra superior): bw =20 cm

_ Apexfps 37,506 cm? x (10.601,838 kg/cm?)
- 085xf.xb,  085x(350kg/cm?) x 20 cm

a = 66,829 cm

v' Célculo del momento que resiste la armadura activa:

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f'c = 350 kg/cm?

a=66,829 cm

Ancho de la seccion en la cara de compresion (Fibra superior): bw =20 cm
Alturat viga: h =1,6 m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,72xh=0,72x 1,6 m=1,152m

Mu1=[O,85><f’c><a><bw><(dp—%)]><(z)

66,829 cm
M,; = 0,85 x (350 kg/cm?) X 66,829 cm X 20 cm X (115,2 cm — —)]

2
My = 32.520.576,918 kgcm/100 = 325.205,769 kgm

v’ Célculo del Mmax interior total mayorado de la carga mas desfavorable:
My = 1.219.238,978 kgm
- Verificacion de la necesidad de la armadura pasiva:

Si: ¢ x Mp > My Armaduramin:

& % Myz < My

325.205,769 kgm < 1.219.238,978 kgm

Necesita armadura pasiva.

Muitimo Mmayorado: My = 1.219.238,978 kgm
Momento que resiste Aps: My1 = 325.205,769 kgm

Momento que resiste la armadura pasiva: My
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My = Mu1 + My2
Mu2 = My - My = 1.219.238,978 kgm - 325.205,769 kgm = 894.033,209 kgm

Hay necesidad de armadura pasiva.

v Calculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaviga: h=1,6 m
Alturaefectiva: d = 1,152 m
Resistencia caracteristica del H’: f’c = 350 kg/cm?

Ancho de la seccion de H°: by =20 cm

Muz

f'. X by, X (d)?

a=d X 1—\/1—2,6144)(

894.033,209 kgcm
(350 kg/cm?) x 20 cm X (115,2 cm)?

a=1152cm X 1—\/1—2,6144><

a=1,458 cm
v" Calculo de la seccidon de la armadura necesaria:

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
hviga: h=1,6 m
Alturaefectiva: d = 115,2 cm
Recubrimiento: r =2,5cm
MuZ
6 xf,x(d=3)

0 XM, = A X, x (d=3) = A, =

894.033,209 kgcm
= 2,066 cm?

A =

0,9 x (4.200 kg/cm?) x (115’2 om — 1,458 cm)

2
v" Célculo de la armaduramin:

A = 3.500 cm?
Amin = 0,004 x A = 0,004 x 3.500 cm? = 14 cm? = As
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v" Célculo del diametro:

Base = 70 cm
Recubrimiento = 3 cm

Anchoiibre = Base - (2 x Recubrimiento) =70 cm - (2 x 3 cm) = 64 cm

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 49,515 47 0,78
8 50,265 | 0,50265 27,852 25 1,83
10 78,54 | 0,7854 17,825 15 3,5
12 113,097 | 1,13097 12,379 8 1,77
16 201,062 | 2,01062 6,963 4 19,2
20 314,159 | 3,14159 4,456 2 60
25 490,874 | 4,90874 2,852 2 59

(Fuente: Elaboracién propia).

Se considera la armadura: 4 barras de ¢ 16 mm.

3.1.7. Disefo de los diafragmas o vigas transversales de H° A°

- Predimensionamiento:

Son estructuras rigidas no existiendo rotacion en sus apoyos pero si deformaciones
debido a los asentamientos.

Para que el diafragma responda como una viga de gran altura sus dimensiones son:

Figura 48: Diafragmas
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1,15m
1,60 m
| 0,70m ‘ 2,10m 0,70 m ‘ 2,10m ‘ 0,70m \
[ [ |
2,80m 2,80 m

(Fuente: Elaboracién propia).
La base de los diafragmas debe ser > a 15 cm de ancho para que se pueda colocar doble
armadura.
Se considera la altura de los diafragmas descontanto la hiesa y una altura libre de
25 cm.
AnchOdiafragma: b = 20 cm
Ndiafragma = 1,3 M
Separacion de los diafragmas:
NOdiafragmas = 4
Espacio=8,4m
La Ilanta més cercana estd a 0,3 m del eje (Segun el teorema de Barre):
Distancia de una de las filas de ruedas interiores al centro de gravedad del conjunto de
las filas de ruedas: d = 60 cm

S

e=g—§=20cm

Distancia a la cual el momento es maximo (Segun Courbon): x
x=e+d=20cm+60cm=80cm
1
— =X (s—x) =0,13

3 XX
2Xs

1
§><(1+ )x(s—x):o,956

Figura 49: Cargasdiafragmas
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7.392,943 kg 7.392,943 kg 7.392,943 kg 7.392,943 kg
1,80 m 1,20 m 1,80 m ‘
Iy T T s
- 2.80m - 2.80m
(Fuente: Elaboracién propia).
Figura 50: Diagrama de momento
y2 = 97,485 kg

y4 = 45,377 kg

<]
\Ll*\ J/ y1=13,052 kg
y5 = 4,473 kg
057 m 0.71m 5,09 m 0.43m 0.77m 1,30m 0,50m
152m 207 m 023 m
280m 280m
(Fuente: Elaboracion propia).
R =16.753,937 kg

M =6.387,502 kgm

Modelo de bielas y tirantes para el calculo de la armadura:

Figura 51: Diagrama

L/4 | | L/4
- \ \ \
| — |
\ — \
\ — \
. = T - -
h / = N
/ \
/ —] \
/F,/ |Ru . \ z
/ N \
/ T T~ \ 012x L
I R — \
+ 1
‘ L
Ru

(Fuente: Elaboracion propia).

Ru = 38.983,751 kg

T L/4
R,

Z
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z=06xL
T=0,42 x R, =0,42 x 38.983,751 kg = 16.373,175 kg
Ry = 38.983,751 kg

A = 0,42 X Ry, _ 0,42 x 38.983,751 kg

s £, 7200 kgjomz >898 e’
v" Caélculo del didmetro:
Ay Barrasacero
Gacero (MM) (mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 13,787 14
8 50,265 | 0,50265 7,755 8
10 78,54 | 0,7854 4,963 5
12 113,097 | 1,13097 3,447 4
16 201,062 | 2,01062 1,939 2
20 314,159 | 3,14159 1,241 2
25 490,874 | 4,90874 0,794 1

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: 4 ¢ 12 mm.

v Célculo de la armadura secundaria en cada cara y en cada direccion de la
viga (Armadura de piel):
d/5
<
5= {30 Cm}
Se considera el Aacero: Avh d 10 mm =1
bw =20 cm

Avh
<—m8mM . =
1=10,0015 x by, '~ 0,0015 x 20 cm

= 33,333 cm

Se considera la armadura: Barras horizontales ¢ 8 mm ¢/30 cm.
Se considera el Aacero: Av ¢ 10 mm =1
bw =20 cm
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Ay

<L<— = =
52 = 00025 x by, 52~ 0,0025 x 20 em _ 20 em

Se considera la armadura: Estribos verticales ¢ 8 mm ¢/20 cm y barras horizontales
¢ 8 mm ¢/30 cm.

3.2. Disefio de apoyos de neopreno

v" Caélculo de la reaccionmax sobre el apoyo:

PPuiga = 21.970,806 kg

CV =29.399,438 kg

SCpermanente (L0Sa + diagramas) = 30.446,687 kg
Cargapermanente (Aceras + bordillos) = 12.715,861 kg
Reaccionmax + = 94.532,792 kg

La fuerza de frenado se debera considerar como el > de:

- EI 25 % de los pesos por eje del camion de disefio o tandem de disefio.
- EI'5% del camidn de disefio + la carga del carril 0 5 % del tandem de disefio +

la carga del carril.
Ffrenado = 7500,013 kg
v Célculo del Apedestal:

ReacciOnmax t = 94.532,792 kg
Fatigaadm pedestal = 100 kglcm2
_ Reaccionyxr  94.532,792 kg

A= - — 945,328 cm?
Fatigagm 100 kg/cm? cm

Se considera la basecuadrada:
A =axa=945328 cm?
a? = 945,328 cm?

a = /945,328 cm? = 30,746 cm
Se considera: a = 25 cm
Espesor de la placa de neopreno (Espesores: 0,8 cm; 1 cm; 1,2cmy 1,5¢cm): e =

1,2cm
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- Verificacion:

a 25 cm
12<-<2212<
e 1,2 cm

<2212<20,833<22

La fatigaaam para el disefio:
a=25cm
e=12cm

)

m
0,012 m <132MPa ~ B =125

d
Bu=06x=<132MPa . By = 0,6 X

< 13,2 MPa
Avequerida = 64,164 cm?
Base: b = 25,666 cm
Se considera las dimensiones de la placa:
a=25cm
b=35cm

- Verificacion:

- Fatiga media:

a=25cm
b=35cm

N
B, = =T <12,5MPa . B = 10,59 < 12,5 MPa

- Distorsion lenta:

Ftrenado = 7.500,013 kg

a=25cm

b=35cm

Maodulo de elasticidad transversal del neopreno (Varia entre 0,8 MPaa 1 MPa): G =
0,9 x10° N/m?

Ffrenado 7500,013 kg
= ~<07.p= < 0,7 - 0,0952 < 0,7
H = 25 cm x 35 cm x (9 kg/cm?)

- Distorsion por cargas instantaneas:
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Reaccionmax + = 94.532,792 kg

5 % reacCiOnmax t

a=25cm

b=35cm

Maddulo de elasticidad transversal del neopreno (Varia entre 0,8 MPaa 1 MPa): G =
0,9 x10° N/m?

5 % X Reaccion,,sx ¢
= <12
H axXbxgG
0,05 x 94.532,792 kg

~ 25cm x 35 cm X (9 kg/cm?)

1 <12.06002<1,2

- Deformaciones:

El punto de desplazamiento nulo del tablero (Punto estacionario) esta situado en la

coordenada Xpe:
o = 2l X
2 (Kei)
Es el centro de gravedad de las rigideces de las lineas de apoyo.
El desplazamiento de la linea de apoyos:

di =& % (Xpe —Xi) = 1,615 cm
- Deformacion horizontal transmitida SE:

AL=(LxaxAT)=12cm

Deformacioén; = 2,815 cm

v" Calculo de la altura de las placas de neopreno:

d
h=-=4,021cm
i

t>a
5

Se considera: 4 placas de 12 mm de altura; = 4,8 cm = 5 cm.

3

e
Q=33%x(=) xB,=0,00456rad ~ QX n=0,0219 rad
a
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- Friccion:

H
p=y<04:008<04

La fatiga en las placas de 2,5 mm de espesor de acero que van intercaladas en la goma

€es:

e
Bu = 0,75 X — X By < 140 MPa . 95,35 MPa < 140 MPa

v Dimensiones de la placa de neopreno:
axbxh=25cmx35cmx5cm

3.2.1. Disefio de los dados de apoyo

- Verificacion por agotamiento a compresion:

An = 2.025 cm?
Ac = 4.225 cm?

fA
N, = A, X fq X A—C <33 X foq X A, ~ 417.573,789 kg < 1.990.435,062 kg
n

- Verificacion:
94.532,792 kg < 417.573,789 kg
v' Célculo de la armadura transversal en los dados:

Na = 94.532,792 kg

a=65cm
an=45cm
0,3 X Ng X (a — an) 0,3 X 94.532,792 kg X (65 Crgs_cf Cm)
A - =
s fy 4.200 kg/cm?
= 2,078 cm?

Se considera la armadura: ¢ 10 mm ¢/ 10 cm.
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3.3. Diseio estructural de la subestructura

3.3.1. Disefio de los estribos

Se considera los estribos tipo ménsula.
Estan constituidos por una losa sobre la que se levanta el alzado siendo de un espesor
mas reducido adsorbiendo las flexiones mediante armadura.

La presion que ejercen este tipo de estructura es < que los que generan los muros de
gravedad.

Figura 52: Estribos

y
A 0,50 m
| —= -—
,,,,,,,,,,,,,,, -
191m| |(1)
0.80m 120m
(1) 7,60m
560 m 9,20m
@
0,90m G
0,70m
0 [ - X
3,00m 2,50m 1,00m
6,50 m

(Fuente: Elaboracion propia).
YHzo = 1.000 kg/m?®

Yhiimedo terreno =2.142,424 kg/m3



v" Caélculo del PPestribo:

At estribo = 20,266 m2
yro = 2.400 kg/m?

Cuadro 20: PPestribo

Seccion (m)
N St Ai (m?) vre (kg/m?3) | Peso (kg) | Brazo (m) Mi (kgm)
X
1 0,5x1,91 0,955 2.400 2.292 3,25 7.449
2 1,3 x5,69 7,397 2.400 17.752,8 3,65 64.797,72
3 25x%x0,9 2,25 2.400 5.400 4,25 22.950
4 6,5x0,7 4,55 2.400 10.920 3,25 35.490
b x h
2
5| 3 ><20,9 1,35 2.400 3.240 2 6.480
6 122& 3,414 2.400 8.193,6 4,7 38.509,92
7 ! X20‘7 0,35 2.400 840 5,833 4.899,72
> (At muro) = 20,266 m2 > (Mt muro) = 180576,36 kgm

(Fuente: Elaboracion propia).

LET



v Célculo del PPmaterial:
Yterreno seco = 1,906,869 kg/m3

Cuadro 21: PPmaterial

Seccion A(m2) YHe Peso (kg) Brazo M (kgm)
0 m eso (kg gm
N T oxnh (kg/m?) (m)
1 |3x76 22,8 1.906,869 | 43.476,613 1,5 65.214,92
b xh
2
3 3 X20'9 1,35 1.906,869 | 2.574,273 1 2.574,273
by (Ai) = At material = 24,15 )y (Mi) = Mt material = 67.789,193
m? kgm

(Fuente: Elaboracion propia).

Ht estribo = 9,2 M
v’ Célculo del coeficiente de empuje lateral activo:

Angulo efectivo de friccion interna: ¢’ = 27,7 ©
Angulo de friccion entre el relleno y muro: &

Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal: B (°)




sen (¢'s+ 8) x sen (¢'¢— B)

sen (9 —8) xsen (9 + B)

2
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Angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal: 6 (°)
Angulo efectivo de friccién interna: ¢’s = 27,7 °
Angulo de friccion entre el relleno y muro: §

sen? (8 + ¢'p)

a

v Calculo del empuje lateral del suelo:

Angulo efectivo de friccién interna: ¢’¢ = 27,7 ©

1
Ea=§><Ys><H2><I

Empuje lateral del suelo: EH

Coeficiente de empuje lateral: k

Ysuelo- Ys
g = 9,80665 m/s?

Profundidad del suelo debajo de la superficie: z (mm)

EH =k x ys X g X z (x10°)
EH x cos (a) = 30.038,8 kg/m
EH x sen (o) =5.296,406 kg/m

v’ Calculo de las cargas:

PP: DCy = 43.121,759 kg

a=2.87m

SCuviva: LSH =7.500,013 kg
a=26m

SCuiva: LSv = 41.348,473 kg
a=26m

Cargasuperestructura: CMSy = 42318,223 kg

a=26m

Carga hidraulica y la presion del flujo del agua: WAL = 2.413,668 kg

a=25m

Carga hidraulica y la presion del flujo del agua: WAy = 425,222 kg

~ ¢ x sen? X[sen (6 —8)]

1 —sen (¢'p)

= 30.502,771k
1+ sen (cp’f)l g/m

140
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a=65m

Empuje vertical debido al PP del suelo de relleno: EVv = 47.796,138 kg
a=501m

Empuje horizontal del suelo: EHH = 30.038,8 kg

a=31m

Empuje horizontal del suelo: EHv = 5.296,406 kg

a=65m

v Calculo del deslizamiento y volteo del estribo:

v' Célculo del factor de seguridad contra el volteo:

Figura 53: Tipica aplicacion de los factores de carga para determinar el

resbalamiento y la excentricidad

1,50 EHein &

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccién - pagina 11 - 11).
Se considera que el caso mas desfavorable para verificar el volteo es la posibilidad de

que exista un camion sobre el terraplén de ingreso al puente vehicular.
> (MR) = 402.532,975 kgm
Ht estribo = 9,11 m

H
Mcamién = EHh X (E) = 62071,452 kgm

Factor=1,5
M camion mayorado = Factor x Mcamien = 1,5 x 62.071,452 kgm =93.107,178 kgm
2. (Mg)

FSyolteo = > 2

Mcamién mayorado
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FS _402.532,975 kgm
velteo ™93 107,178 kgm

> 2 FSyoteo = 4,323 > 2

v’ Calculo del factor de seguridad contra el deslizamiento:

Se considera un terraplén completamente saturado.
Angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal: 6 (°)
k, = tan? (45 + 9) = 2,04
p 2
D=45m
1
P, = 5 X kp X yz X (D*) +2 x ¢, X \/k: X D = 45.562,96 kg/m

EH x cos (a) = 30.038,8 kg/m

FSgeslizamiento = EH X cos (a)

FSdeslizamiento = 3,32 > 1,5

> 1,5

v Calculo de la capacidad de carga:

Figura 54: Tipica aplicacion de los factores de carga para determinar la

capacidad de carga

g |

a5 |
|

|

|

|

l‘,SC EHsin &
EH

|

|’/"‘ 1,50 EHoos &
TNl del agua

1,00 WAH

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 11 - 11).
Bt estribo = 6,5 M
% (MR) = 786.167,55 kgm
% (Mo) = 145.697,053 kgm
¥ (V) = 210.459,229 kg



2 (V) 6
_ 6,5m (786.167,55 kgm — 145.696,937 kgm) < 6,5m
2 210.459,113 kg 6

e =0,207<1,083 m

S (V) = 210.459,229 kg
Bt estribo = 6,5 M

e = 0,207

e = Bt estribo _ <Z(MR) - Z(MO)> < Bt estribo

e

Omax —Z(V) x[1+( oxe )]

B Bt estribo t estribo
_ 210.459,229 kg 4 (6 x 0,207
Omix = 6,5 m 6,5 m

S (V) = 210.459,229 kg
Bt estribo = 6,5 M
e =0,207

)] = 38.565,097 kg/m?

¥ (V) 6xe
-G
Bt estribo
_ 210.459,229 kg 1 (6 X 0,207
Omin = 6,5 m 6,5 m

Omin
t estribo

)] — 26.191,589 kg/m?

v Calculo de los factores de la capacidad de carga:

2

N, = tan [45° + (g)] x (e)™tan (@) = 25 27

Nc = Ng- 1 x cot (@) = 14,24

Nq = 25,22

Ny, =2 x Ng+1xtan (Q) =16

q=1v x D =28.580,912 kg/m?

Bt estribo = 6,5 M

e =0,207

B’ = (Bt estribo) - 2 X € =6,5m - 2 x 0,207 = 6,086 m
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v" Célculo de los factores de profundidad:
D
Foq=1+04x tan™! (g) — 1,38
D
Fa = 1+2 x tan (8) x [1 — sen (8)]? x tan~ (g) — 1,28
Fyd =1

, [EH % cos ()
(V)

@ = tan” l =10,83

v' Célculo de los factores de forma:
Son todos = 1 porque se tratan como los de una cimentacion continua.
v Calculo de los factores de inclinacion:

Fe = Fqi = (1- %)2 = 0,774

Fyi = (1 - %)2 = 0,92
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1 ’
Gu=CXNCXFCdXFCi+qXNqXquXFqi+EXYXB XNyXFdeFyi

ou = 122,611,963 kg/m?

Gadm suelo = 2,3 kg/cm2
Oy

l:‘Scapacidad decarga = = > 3
Oadm suelo

122.611,963 kg/m?

FScapacidad de carga = 23.000 kg/m? >3 Fscapacidad de carga = 5,331 > 3

Nparapeto = 1,905 m
Empujeparapeto = 1.260,777 kg
Mparapeto = 472,435 kgm
Jparapeto = 40 cm

parapeto = 0,73 cM

ASparapeto = 3,45 cm?

dparapeto = 10 mm ¢/20 cm

¢d parapeto = 10 mm ¢/30 cm



Ncverpo = 8,105 m
Empujecuerpo = 22.822,269 kg
Meuerpo = 7.739,646 kgm
deuerpo = 240 cm

acuerpo = 1,98 cm

AScuerpo = 29,39 cm?

Ocuerpo = 25 mm ¢/20 cm

(I)d cuerpo = 20 mm c¢/15cm
E X hcuerpo
. (1
Empuje(3 X hoyerpo ) = 8.702,666 kg
1

M(2 X heyerpo ) = 3.869,823 kgm

1
d(; X hcuerpo) =155cm

1
a(z X hcuerpo) =153cm
AS(3 X heyerpo ) = 14,7 cm?
(I)G X hcuerpo) =20 mm ¢/20 cm

Od (% X hcuerpo) =16 mmc/15cm

- Disefio de la zapata:

= 5,005 m

Figura 55: Zapata

1
0,50m
0,50 m$ /

— -
™~
>

36.491,564 kg/m? | | —

Jliniinn

3,00m

2,50 m 1,00m

6,50 m

(Fuente: Elaboracion propia).

28.266,533 kg/m?
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- Disefio de la punta:
v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 90 cm
My =217.943,946 kgm
Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

d x|1 1—2,6144 My
= X — — X
4 ’ f_ X by, % (d)2

21.794.394,6 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (90 cm)?

a=90cm X 1—\/1—2,6144><

= 16,606 cm
v" Calculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
XM, =A. xf x(d—i)
n S y 2
M, 21.794.394,6 kgcm

A, = ~ =
0 xf,x(d=5)  0,9x (4200 kg/cm2) x (90 cm

_ 16,6(;6 cm)

= 70,574 cm?

v" Célculo de la armaduramin:

0,8 x /f'. 14
s,min — -X by Xd=>—Xb, xd
' fy fy

A ~08x /(210 kg/cm?)
smin = " (4.200 kg/cm?)
14
=
(4.200 kg/cm?)

> 30 cm

X 100 cm X 90 cm

X 100 cm X 90 cm - Ag iy = 24,842 cm?

As =30 cm?
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v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 106,105 113 0,89
8 50,265 | 0,50265 | 59,684 64 1,59
10 78,54 | 0,7854 38,197 41 2,5
12 113,097 | 1,13097 26,526 29 3,57
16 201,062 | 2,01062 | 14,9208 16 6,67
20 314,159 | 3,14159 9,549 11 10
25 490,874 | 4,90874 6,112 7 16,67

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 25 mm ¢/20 cm.
v' Calculo del esfuerzo cortante unitario:

Vy =14.400 kg
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
Ancho de la seccion de H%: by =1m

Alturaefectiva: d = 90 cm

v, 14.400 kg

Vv, = - — 2,133 kg/cm?
" B xby xd 0,75 x 100 cm x 90 cm g/cm

v" Célculo de la resistencia del H° al cortante:

Ancho de la seccion de H°: by =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

V. =0,53 x+/f.Xxb, xd

V. =0,53 % \/(210 kg/cm?) x 100 cm X 90 cm = 69.123,867 kg
v" Calculo del esfuerzo cortante del H° unitario:

Ve =69.123,867 kg
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Ancho de la seccion de H°: bw =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

Ve 69.123,867 kg

V=5 xd " 100 cmx 90 em

= 7,68 kg/cm?

V’y = 2,133 kg/em?

V’¢ = 7,68 kg/lcm?

Vi< @ x Ve .. 2,133 kglem? < 0,75 x (7,68 kg/cm?) .. 2,133 kg/cm? < 5,76 kg/cm?
Teoricamente la pieza no requiere armadura de corte.

v" Célculo de la armadura de distribucion:

Longitud de tramo efectiva: s=1m

=3'840S67%.-.D=ﬂ367%:-D=121431%>67%
Vs V1.000 mm ’
Se considera: D =67 %/100 = 0,67
As = 30 cm?

As: D x As necesaria — 0,67 x 30 sz = 20,1 sz
v’ Calculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
8 50,265 | 0,50265 | 39,988 43 1,56
10 78,54 | 0,7854 25,592 28 2,67
12 113,097 | 1,13097 17,772 19 4,29
16 201,062 | 2,01062 9,997 11 12,24
20 314,159 | 3,14159 6,398 7 14,33
25 490,874 | 4,90874 4,095 5 21,88

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 20 mm c/15 cm.
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- Disefio del talon:
v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 90 cm
My = 14.170,996 kgm
Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

d x|1 1—2,6144 My
= X — — X
2 ’ f_ X by, % (d)2

1.417.099,6 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (90 cm)?

a=90cm X 1—\/1—2,6144><

= 0,986 cm
v" Calculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
XM, =A. xf x(d—i)
n S y 2
M, 1.417.099,6 kgcm

A, = =
xf,x(d=5) 0,9 x (4200 kg/cm?) x (90 em —

0,9826 cm)

= 4,188 cm?

v" Célculo de la armaduramin:

0,8 x /f'. 14
smin =———Xby, Xd=>—Xb, xd
' fy fy

08X V(210 kg/cm?)

A = x 100 cm X 90
smin (4.200 kg/cm?) cm £ o em

= (4.200kg/cm?) X100 cm X 90 cm = Agmin = 24,842 cm?

< 30 cm?
As = 4,188 cm?
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v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 14,812 56 1,82
8 50,265 | 0,50265 8,332 32 3,23
10 78,54 | 0,7854 5,332 20 5,26
12 113,097 | 1,13097 3,703 14 7,69
16 201,062 | 2,01062 2,083 8 14,29
20 314,159 | 3,14159 1,333 5 30

25 490,874 | 4,90874 0,853 4 37,33

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c¢/15 cm.
v' Calculo del esfuerzo cortante unitario:

Vu=12.960 kg
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
Ancho de la seccion de H°: by =1 m

Alturaefectiva: d = 90 cm

v, 12.960 kg

Vv, = - — 1,92 kg/cm?
" B xby xd 0,75 x 100 cm x 90 cm g/cm

v" Célculo de la resistencia del H° al cortante:

Ancho de la seccion de H°: by =1 m

Alturaefectiva: d=90cm

V. =0,53 x+/f.Xxb, xd

V. =0,53 % \/(210 kg/cm?) x 100 cm X 90 cm = 69.123,867 kg
v" Calculo del esfuerzo cortante del H° unitario:

Ve =69.123,867 kg
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Ancho de la seccion de H°: bw =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

Ve 69.123,867 kg

V=5 xd " 100 cmx 90 em

= 7,68 kg/cm?

V= 1,92 kg/em?

V’¢ = 7,68 kg/lcm?

Vi< x Ve .. 1,92 kglem? < 0,75 x (7,68 kg/cm?) .. 1,92 kg/cm? < 5,76 kg/cm?
Teoricamente la pieza no requiere armadura de corte.

v" Célculo de la armadura de distribucion:

Longitud de tramo efectiva: s=1m

=3'840S67%.-.D=ﬂS67%.xD=121431%>67%
Vs V1.000 mm '
Se considera: D = 67 %/100 = 0,67
As = 4,188 cm?

As: D x As necesaria — 0,67 X 4,188 sz = 2,806 sz
v’ Calculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
8 50,265 | 0,50265 5,582 21 4,16
10 78,54 | 0,7854 3,573 14 6,62
12 113,097 | 1,13097 2,481 10 9,78
16 201,062 | 2,01062 1,396 6 22,08
20 314,159 | 3,14159 0,893 4 34,67
25 490,874 | 4,90874 0,572 3 50,25

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c¢/20 cm.
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- Disefio de los aleros:

Figura 56: Cargas que actuan en los aleros

y 1,00 m

s 050
| —e -

» \‘
(1)820m||(1) ]
920m

) 2,00m

300m [

(5) /0,50 m

0,50 m ]

—
3,00m 1,50 m
6,50 m

2,00m % :

(Fuente: Elaboracién propia).
Y20 = 1.000 kg/m3

Yterreno himedo 2.142,424 kg/m3
v Célculo del PPmuro:

At muro = 13,45 m2
yro = 2.400 kg/m®



Cuadro 22: PPmuro

Seccion (m)

N© cxh Ai (m?) vre (kg/m?3) | Peso (kg) | Brazo (m) Mi (kgm)
X

1 0,5x8,2 41 2.400 9.840 3,25 31.980

2 15x%x0,5 0,75 2.400 1.800 3,75 6.750

3| 65%x05 3,25 2.400 7.800 3,25 25.350

b x h

2

4| 3 ><20,5 075 2.400 1.800 2 3.600

5 1 X28’2 41 2.400 9.840 3,833 37.716,72

6| 2 ><20,5 05 2.400 1.200 5,167 6.200,4

)y (At muro) = 13,45 m2

> (Mt muro) = 111597,12 kgm

(Fuente: Elaboracién propia).
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v" Calculo del PPmaterial:

Yterreno seco = 1,906,869 kg/m3

Cuadro 23: PPmaterial

Seccion A(m2) YHe Peso (kg) Brazo M (kgm)
0 m eso (kg gm
N bxn (kg/m?) (m)
1 3x%x8,2 24,6 1.906,869 | 46.908,977 1,5 70.363,466
2 2%x2 4 1.906,869 | 7.627,476 5,5 41.951,118
b xh
2
3 3 ><20,5 0,75 1.906,869 | 1.430,152 1 1.430,152
4 m 0,2439 1.906,869 | 465,085 4,4187 2.055,071
5 2 ><20,5 0,5 1.906,869 | 953,435 5,833 5.561,386
z (AI) = At material = z (Mi) = Mt material = 121.361,193
30,094 m? kgm

(Fuente: Elaboracion propia).
Htalero = 9,2 m
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v’ Célculo del coeficiente de empuje lateral activo:

Angulo efectivo de friccion interna: ¢t = 27,7 °
Angulo de friccion entre el relleno y muro: §

Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal: B (°)
2

L [sem (¢'s+8) xsen (@'t —B)
sen (9 —8) xsen (9 + B)
Angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal: 6 (°)
Angulo efectivo de friccion interna: @’ = 27,7 ©
Angulo de friccion entre el relleno y muro: &

B sen? (0 + ¢'p)
" rxsen? X[sen (8 —8)]

= 0,37

a

v’ Célculo del empuje lateral del suelo:

Angulo efectivo de friccion interna: ¢’ = 27,7 ©

E, = L X ys X H? X ILn((pif)l = 30.197,876 kg/m
2 1+ sen (@)
Empuje lateral del suelo: EH
Coeficiente de empuje lateral: k
Ysuelo: Ys
g = 9,80665 m/s?
Profundidad del suelo debajo de la superficie: z (mm)
EH =k x ys x g X z (x107°)
EH x cos (o) = 29.739,004 kg/m
EH x sen (a) = 5.243,381 kg/m
v" Calculo de las cargas:
PP: DCv = 32.916,439 kg
a=294m
Carga hidraulica y la presion del flujo del agua: WAL = 2.544,192 kg

a=1m
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Carga hidraulica y la presion del flujo del agua: WAy = 1.233,857 kg
a=65m

Empuje vertical debido al PP del suelo de relleno: EVv = 56.920,559 kg
a=44m

Empuje horizontal del suelo: EHH = 29.739,004 kg

a=3,08m

Empuje horizontal del suelo: EHv = 5.243,381 kg

a=5m

v' Célculo del deslizamiento y volteo del estribo:
v' Célculo del factor de seguridad contra el volteo:

Figura 57: Tipica aplicacion de los factores de carga para determinar el

resbalamiento y la excentricidad

1,50 EHein 8

cv E_‘
J --’ﬁt 50 EHoos

TNivel del agua

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 11 - 11).
Se considera que el caso mas desfavorable para verificar el volteo es la posibilidad de

que exista un camidn sobre el terraplén de ingreso al puente vehicular.
¥ (MR) = 385.157,011 kgm

Ht estribo = 9,2 M
H
Mcamién = EHh X (§> = 91.715,316 kgm

Factor = 1,5
Mcami(’)n mayorado = Factor x Mcamién = 1,5 X 91715,316 kgm = 137572,974 kgm
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2(Mg)
FSyolteo = > 2

Mcamién mayorado

bs 385157011 kgm
volteo — 137.572,974 kgm

> 2 = FSyolteo = 2,8 > 2

v' Célculo del factor de seguridad contra el deslizamiento:

Se considera un terraplén completamente saturado.

Angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal: 6 (°)

5 0
k, = tan (45 + 5) = 2,04

D=3m

1
Py =5 % kp Xyz X (D?) +2 x ¢, X ’kp x D = 20.541,316 kg/m

EH x cos (o) = 29.739,004 kg/m

FSgestizamiento = EH X cos (a)

FSdestizamiento = 2,34 > 1,5

> 1,5

v’ Calculo de la capacidad de carga:

Figura 58: Tipica aplicacion de los factores de carga para determinar la

capacidad de carga

8 |

4 |
|

I

I

I

135EV

l‘,SC EHsin &
EH
|
|’/"‘ 1,50 EHoos &

TNl del agua

[ |
00 WA, [
1,00 WA«

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 11 - 11).

Bt alero = 6,5 m
¥ (MR) = 385.157,011 kgm



s (Mo) = 123.812,923 kgm
T (V) = 114.378,509 kg
e = Btalero . <Z(MR) - Z(MO)> < Bt alero

2 TV 6
_65m (385.157,011 kegm — 123.812,923 kgm) _65m
€T3 114.378,509 kg 6

e=0,965< 1,083 m
T (V) = 114.378,509 kg

Bt alero = 6,5 m
e=0,965
V) 6x e
oM T B ero * [1 " (Bt alero>]
114.378,509 kg 6 x 0,965
Omax = 65 m x |1+ (6,5—m)] = 33.271,287 kg/m?
S (V) = 114.378,509 kg
Bt alero = 6,5 M
e =0,965
=2 (02
Btalero talero
114.378,509 kg 6 X 0,965
Omin = 5 m 1- (W)] = 1.922,1 kg/m?

v Calculo de los factores de la capacidad de carga:
@ 2
N = tan [45° + (E)] x (&)™tan ®) — 25 27
Nc = (Ng - 1) x cot (@) = 14,24
Nq = 25,22
Ny, =2 x (Ng+ 1) xtan (@) = 16
q=1v x D =5.720,608 kg/m?
Bt alero = 6,5 M
e =0,965
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B’ = (Bt estribo) -2xe= 6,5 m-2 x 0,965 =457/ m

v' Célculo de los factores de profundidad:
D
Feq =1+ 0,4 X tan™? (E) =1,38

D
Fqa = 1+ 2 x tan (8) x [1 —sen (8)]* x tan™" <§> =1,28

Fyd =1
. |EH X cos (o)

SV = 10,83

@ = tan™

v’ Célculo de los factores de forma:
Son todos = 1 porgue se tratan como los de una cimentacion continua.
v Calculo de los factores de inclinacion:

Foi = Fgi = (1 - %)2 = 0,774

Fyi = (1- %)2 = 0,92
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1 ’
Gu=CXNCXFCdXFCi+qXNqXquXFqi+EXYXB XNyXFdeFyi

ou = 126.977,329 kg/m?

Gadm suelo = 2,3 kg/cm2

Gu
FScapacidad de carga = S >3
FScapn _ (126977329 kg/m) _ o s = 5521 >3
capacidad de carga (23.000 kg/m?) capacidad de carga =
hy1 = 3,084 m
M, 1 = 853,502 kgm
di=65cm
a1 = 8,58 cm
As1=3,29 cm?

$1 =12 mm ¢/30 cm



h, = 6,168 m

M2 =1.626,447 kgm
d2=90cm

a2, =11,8cm

As 2 = 6,03 cm?

d2 =12 mm ¢/20 cm
hs = 9,252 m

M3z = 3.542,494 kgm
d3=115cm

az = 20,66 cm

As 3= 9,56 cm?

$3 =20 mm ¢/30 cm
hs = 12,336 m

Mg = 12.904,509 kgm
ds =140 cm
a=78cm

As 4 =20,15 cm?
d4 =25 mm ¢/30 cm

- Disefio de la zapata:

Figura 59: Zapata

26.138,386 kg/mz | | L ——

&ﬂmmmm
ijggf“ B — /ﬁ\
| il

2,00 m 1,50 m

3,00 m

6,50 m

(Fuente: Elaboracion propia).

~112.965,692 kg/m?
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- Disefio de la punta:
v’ Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 90 cm
My =59.800,238 kgm
Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

d x|1 1—2,6144 My
= X — — X
4 ’ f_ X by, % (d)2

5.980.023,8 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (90 cm)?

a=90cm X 1—\/1—2,6144><

= 4,236 cm
v" Calculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
0 x M, = A, xf,x (d-3)
y 2

M, 5.980.023,8 kgcm
As

4,236 cm)

= a =
o xf,x(d=3) 0,9 x (4.200 kg/cm2) x (90 cm — ===

= 18,002 cm?

v" Célculo de la armaduramin:

0,8 x /f'. 14
s,min — -X by Xd=>—Xb, xd
' fy fy

A ~08x /(210 kg/cm?)
smin = " (4.200 kg/cm?)
14
=
(4.200 kg/cm?)
< 30 cm?
A = 18,002 cm?

X 100 cm X 90 cm

X 100 cm X 90 cm - Ag iy = 24,842 cm?
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v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 | 63,6698 63 1,61
8 50,265 | 0,50265 | 35,814 36 2,86
10 78,54 | 0,7854 | 22,9208 23 4,55
12 113,097 | 1,13097 15,917 16 6,67
16 201,062 | 2,01062 8,953 9 12,5
20 314,159 | 3,14159 | 5,7302 6 25

25 490,874 | 4,90874 3,667 4 37,33

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 20 mm ¢/20 cm.
v' Calculo del esfuerzo cortante unitario:

Vu=12.960 kg
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
Ancho de la seccion de H°: by =1 m

Alturaefectiva: d = 90 cm

v, 12.960 kg

Vv, = - — 1,92 kg/cm?
" B xby xd 0,75 x 100 cm x 90 cm g/cm

v" Célculo de la resistencia del H° al cortante:

Ancho de la seccion de H%: by =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

V. =0,53 x+/f.Xxb, xd

V. =0,53 % \/(210 kg/cm?) x 100 cm X 90 cm = 69.123,867 kg
v" Calculo del esfuerzo cortante del H° unitario:

Ve =69.123,867 kg



Ancho de la seccion de H°: bw =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

Ve 69.123,867 kg

V=5 xd " 100 cmx 90 em

V’y = 1,92 kg/cm?
V’¢ = 7,68 kg/lcm?
V<@ x Ve .. 1,92 kg/em? < 0,75 x (7,68 kg/cm?)

Teoricamente la pieza no requiere armadura de corte.

v" Célculo de la armadura de distribucion:

Longitud de tramo efectiva: s=1m

= 7,68 kg/cm?

163

. 1,92 kg/cm? < 5,76 kg/cm?

D_3.840<670/.D_ 3.840 <67%~D=121,431% > 67 %
T s T T To0mm T T e 0

Se considera: D = 67 %/100 = 0,67
As = 18,002 cm?

As: D x As necesaria — 0,67 X 18,002 sz = 12,061 sz

v" Calculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
8 50,265 | 0,50265 | 23,995 24 3,51
10 78,54 | 0,7854 | 15,3565 16 5,6
12 113,097 | 1,13097 10,664 11 8,68
16 201,062 | 2,01062 5,999 6 22,08
20 314,159 | 3,14159 3,839 4 34,67
25 490,874 | 4,90874 2,457 3 50,25

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c¢/20 cm.
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- Disefio del talon:
v’ Célculo de la profundidad del bloque de compresién dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 90 cm
My = 26.800,182 kgm
Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

d x|1 1—2,6144 My
= X — — X
2 ’ f_ X by, % (d)2

2.680.018,2 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (90 cm)?

a=90cm X 1—\/1—2,6144><

= 1,873 cm
v" Calculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
0 x M, = A, xf,x (d-3)
y 2
M, 2.680.018,2 kgcm

A, = =
xf,x(d=5) 0,9 x (4200 kg/cm?) x (90 em —

1,87123 cm)

= 7,961 cm?

v" Célculo de la armaduramin:

0,8 x /f'. 14
smin =———Xby, Xd=>—Xb, xd
' fy fy

08X V(210 kg/cm?)

A = x 100 cm X 90
smin (4.200 kg/cm?) cm £ o em

= (4.200kg/cm?) X100 cm X 90 cm = Agmin = 24,842 cm?

< 30 cm
As = 7,961 cm?
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v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 28,157 56 1,82
8 50,265 | 0,50265 | 15,838 32 3,23
10 78,54 | 0,7854 10,136 20 5,26
12 113,097 | 1,13097 7,039 14 7,69
16 201,062 | 2,01062 3,959 8 14,29
20 314,159 | 3,14159 2,534 5 30

25 490,874 | 4,90874 1,622 4 37,33

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c¢/15 cm.
v' Calculo del esfuerzo cortante unitario:

Vu =12.800 kg
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
Ancho de la seccion de H°: by =1 m

Alturaefectiva: d = 90 cm

v, 12.800 kg

Vv, = - — 1,896 kg/cm?
" B xby xd 0,75 x 100 cm x 90 cm g/cm

v" Célculo de la resistencia del H° al cortante:

Ancho de la seccion de H°: by =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

V. =0,53 x+/f.Xxb, xd

V. =0,53 % \/(210 kg/cm?) x 100 cm X 90 cm = 69.123,867 kg
v" Calculo del esfuerzo cortante del H° unitario:

Ve =69.123,867 kg
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Ancho de la seccion de H°: bw =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

Vo 69.123,867 kg
" by xd 100 cm X 90 cm

A = 7,68 kg/cm?

V’y = 1,896 kg/cm?

V’¢ = 7,68 kg/lcm?

Vi< @ x Ve .. 1,896 kglem? < 0,75 x (7,68 kg/cm?) .. 1,896 kg/cm? < 5,76 kg/cm?
Teoricamente la pieza no requiere armadura de corte.

v" Célculo de la armadura de distribucion:

Longitud de tramo efectiva: s=1m

D=3'840S67%.-.D=ﬂ§67%:.D= 121,431 % > 67 %
Vs V1.000 mm ’
Se considera: D = 67 %/100 = 0,67
As = 7,961 cm?

As: D x As necesaria — 0,67 X 7,961 sz = 5,334 sz
v’ Calculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
8 50,265 | 0,50265 10,612 21 4,16
10 78,54 | 0,7854 6,791 14 6,62
12 113,097 | 1,13097 4,716 10 9,78
16 201,062 | 2,01062 2,653 6 22,08
20 314,159 | 3,14159 1,698 4 34,67
25 490,874 | 4,90874 1,087 3 50,25

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c¢/20 cm.
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- Disefio de los aleros:

Figura 60: Cargas que actuan en los aleros

0,25m

7,10m| |

0,75m
6,45 m

(Fuente: Elaboracién propia).

YH20 = 1.000 kg/m?3
Yterreno hdmedo 2.142,424 kg/m3

v" Célculo del PPmuro:

At muro — 8,8375 m2
Yhe = 2.400 kg/m?3



Cuadro 24: PPmuro

Seccion (m)
N© cxh Ai (m?) vre (kg/m?3) | Peso (kg) | Brazo (m) Mi (kgm)
X
1 05x%x6,1 3,05 2.400 7.320 3,75 27.450
2 | 0,75%x0,5 0,375 2.400 900 3,875 3.487,5
3| 6,45x0,5 3,225 2.400 7.740 3,225 24.961,5
b xh
2
4 w 0,875 2.400 2.100 2,333 4.899,3
5 w 0,7625 2.400 1830 | 4,083 7.471,89
6 Zzzﬂ 0,55 2.400 1.320 4,983 6.577,56

> (At muro) = 8,8375 m2

> (Mt muro) = 74847,75 kgm

(Fuente: Elaboracién propia).
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v" Calculo del PPmaterial:

Yterreno seco = 1,906,869 kg/m3

Cuadro 25: PPmaterial

Seccion
N© s A (m?) yre (kg/m?3) | Peso (kg) | Brazo (m) M (kgm)
X
1 3,5%x6,1 21,35 1.906,869 | 40.711,653 1,75 71.245,393
2 2,2%x6,1 13,42 1.906,869 | 25.590,182 5,35 136.907,474
bxh
2
3 3’52& 0,875 1.906,869 | 1.66851 | 1,167 1,047,151
4 0252—><61 0,7625 1.906,869 1.453,988 4,167 6.058,768
5 mzﬂ 0,55 1.906,869 1.048,778 5,717 5.995,864
by (A|) = At material = 36,9575 m2 z (M|) = Mt material = 222154,65 kgm

(Fuente: Elaboracién propia).

Htalero = 7,1 m
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v’ Célculo del coeficiente de empuje lateral activo:

Angulo efectivo de friccién interna: ¢’¢ = 27,7 °
Angulo de friccion entre el relleno y muro: §

Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal: B (°)
2

L [sem (¢'s+8) xsen (@'t —B)
sen (9 —8) xsen (9 + B)
Angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal: 6 (°)
Angulo efectivo de friccion interna: @’ = 27,7 ©
Angulo de friccion entre el relleno y muro: &

B sen? (0 + ¢'p)
" rxsen? X[sen (8 —8)]

= 0,37

a

v’ Célculo del empuje lateral del suelo:

Angulo efectivo de friccion interna: ¢’ = 27,7 ©

E, = L X ys X H? X ILn((pif)l = 18.088,746 kg/m
2 1+ sen (@)
Empuje lateral del suelo: EH
Coeficiente de empuje lateral: k
Ysuelo: Ys
g = 9,80665 m/s?
Profundidad del suelo debajo de la superficie: z (mm)
EH =k x ys x g X z (x107°)
EH x cos (o) = 17.814,442 kg/m
EH x sen (a) = 3.140,726 kg/m
v" Calculo de las cargas:
PP: DCv = 21.628,181 kg
a=2914m
Carga hidraulica y la presion del flujo del agua: WAH = 6.998,414 kg

a=1m
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Carga hidraulica y la presion del flujo del agua: WAv = 1.234,061 kg
a=645m

Empuje vertical debido al PP del suelo de relleno: EVv = 76.570,49 kg
a=31m

Empuje horizontal del suelo: EHH = 17.814,167 kg

a=2,387m

Empuje horizontal del suelo: EHv = 3.141,144 kg

a=47m

v' Célculo del deslizamiento y volteo del estribo:
v' Célculo del factor de seguridad contra el volteo:

Figura 61: Tipica aplicacion de los factores de carga para determinar el

resbalamiento y la excentricidad

1,50 EHein 8

£H
,/5‘!

1,50 EHcos &

TNivel del agua

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 11 - 11).
Se considera que el caso mas desfavorable para verificar el volteo es la posibilidad de

que exista un camidn sobre el terraplén de ingreso al puente vehicular.
¥ (MR) = 324.208,573 kgm

Ht estribo = 7,1 m
H
Mcamién = EHh X (§> = 42.521,146 kgm

Factor = 1,5
Mcami()n mayorado = Factor x Mcamién = 1,5 X 42521,146 kgm = 63781,719 kgm
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X(Mg)
FSyolteo = M > 2
cami6én mayorado
324.208,573 kgm
FSVOltEO = > 2 A FSVOltEO = 5,083 > 2

63.781,719 kgm
v' Célculo del factor de seguridad contra el deslizamiento:

Se considera un terraplén completamente saturado.

Angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal: 6 (°)

5 0
k, = tan (45 + 5) = 2,04

D=3m

1
Py =5 % kp Xyz X (D?) +2 x ¢, X ’kp x D = 20.541,316 kg/m

EH x cos (o) = 17.814,442 kg/m

FSgeslizamiento = EH X cos (a)

FSadeslizamiento = 3,06 > 1,5

> 1,5

v’ Calculo de la capacidad de carga:

Figura 62: Tipica aplicacion de los factores de carga para determinar la

capacidad de carga

g
!

J‘.sc EHsin &
EH
_./é!

0EHcos &

|
1
|
|
|
|
|
|
|
Nivel del agua
|

|

I

1,00 WAx

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 11 - 11).
Bt alero = 6,45 M

S (Mg) = 429.351,511 kgm



% (Mo) = 70.779,522 kgm
T (V) = 136.346,255 kg
e = Btalero . <Z(MR) - Z(MO)> < Bt alero

2 ) 6
_ 6,45 m (429.351,511 kgm — 70.779,522 kgm) < 6,45 m
€= 136.346,255 kg 6

e=0,595<1,075m
S (V) = 136.346,255 kg
Bt alero = 6,45 m

e =0,595
(V) [ 6Xe
Opsy = X1+ ( )]
max Bt alero Bt alero
_ 136.346,255 kg (6 X 0,595)] — 32.839 12 ke /m?
Omax = 6,45 m 6,45m /1 7T 8/m

S (V) = 136.346,255 kg
Bt alero = 6,45 m

e =0,595
(V) 6Xe
Omin = X [1 N ( >]
Bt alero talero
_ 136.346,255 kg (6 X 0'595)] = 9.438,789 kg/m?
Omin = 6,45 m 6,45 m e ' g/m

v Calculo de los factores de la capacidad de carga:
@ 2
N = tan [45° + (E)] x (&)™tan ®) — 25 27
Nc = (Ng - 1) x cot (@) = 14,24
Ng = 25,22
Ny, =2 x (Ng+ 1) xtan (@) = 16
q=7v *x D =3.059,149 kg/m?
Bt atlero = 6,45 m
e =0,595
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B’ = (Bt estribo) -2xe= 6,45 m-2 X 0,595 = 5,26 m

v' Célculo de los factores de profundidad:
D
Feq =1+ 0,4 X tan™? (E) =1,38

D
Fqa = 1+ 2 x tan (8) x [1 —sen (8)]* x tan™" <§> =1,28

Fyd =1
. |EH X cos (o)

SV = 10,83

@ = tan™

v’ Célculo de los factores de forma:
Son todos = 1 porgue se tratan como los de una cimentacion continua.
v Calculo de los factores de inclinacion:

Foi = Fgi = (1 - %)2 = 0,774

Fyi = (1- %)2 = 0,92
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1 ’
Gu=CXNCXFCdXFCi+qXNqXquXFqi+EXYXB XNyXFdeFyi

ou = 71.186,389 kg/m?

Gadm suelo = 2,3 kg/cm2
Oy

Fscapacidad de carga = >3
Oadm suelo

71.186,389 kg/m?

FScapacidad de carga = >3 FScapacidad de carga = 3,095 >3

23.000 kg/m?
h1=2,387 m
My 1 = 693,407 kgm
d1 = 46,25 cm
a1 =0,92cm
As 1 =3,93 cm?
$1 =12 mm ¢/30 cm



ho=4,774 m

M = 1.305,237 kgm
d>=52,5cm

a2 =1,54 cm

As 2 = 6,54 cm?

d2 =16 mm ¢/30 cm
hs =7,161 m

M3z = 1.842,627 kgm
d3 = 58,75 cm
az=1,95cm

A 3 = 8,28 cm?

$3 =16 mm ¢/20 cm
hs = 9,548 m

Mg = 2.493,206 kgm
ds=65cm

a =2,38 cm

As 2 =10,14 cm?

d4 =20 mm ¢/30 cm

Disefio de la zapata:

Figura 63: Zapata

L LULLLLLLTLLT
0,50 mg;
0,50 m
%A N N A e Y AW (e e
1111
32845059 kgim? | | ——"
22om 3,50m
0,75m
6,45 m

(Fuente: Elaboracion propia).

9.434,414 kg/m?
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- Disefio de la punta:
v' Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 90 cm
M, = 34.143,158 kgm
Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

d x|1 1—2,6144 My
= X — — X
4 ’ f_ X by, % (d)2

3.414.315,8 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (90 cm)?

a=90cm X 1—\/1—2,6144><

= 2,393 cm
v" Calculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
0 x M, = A, xf,x (d-3)
y 2

M, 3.414.315,8 kgem
As

2,393 cm)

= a =
o xf,x(d=3) 0,9 x (4.200 kg/cm2) x (90 em — ===

= 10,171 cm?

v" Célculo de la armaduramin:

0,8 x /f'. 14
s,min — -X by Xd=>—Xb, xd
' fy fy

A ~08x /(210 kg/cm?)
smin = " (4.200 kg/cm?)
14
=
(4.200 kg/cm?)
< 30 cm?
As = 10,171 cm?

X 100 cm X 90 cm

X 100 cm X 90 cm - Ag iy = 24,842 cm?
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v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 | 35,973 61 1,67
8 50,265 | 0,50265 | 20,235 34 3,03
10 78,54 | 0,7854 | 12,95009 22 4,76
12 113,097 | 1,13097 8,993 16 6,67
16 201,062 | 2,01062 5,059 9 12,5
20 314,159 | 3,14159 3,238 6 25

25 490,874 | 4,90874 2,072 4 37,33

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 20 mm ¢/25 cm.
v' Calculo del esfuerzo cortante unitario:

Vu =10.800 kg
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
Ancho de la seccion de H°: by =1 m

Alturaefectiva: d = 90 cm

v, 10.800 kg

v, = - — 1,6 kg/cm?
" B xbyxd 0,75 x 100 cm x 90 cm g/cm

v" Célculo de la resistencia del H° al corte:

Ancho de la seccion de H%: by =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

V. =0,53 x+/f.Xxb, xd

V. =0,53 % \/(210 kg/cm?) x 100 cm X 90 cm = 69.123,867 kg
v" Calculo del esfuerzo cortante del H° unitario:

Ve =69.123,867 kg



Ancho de la seccion de H°: bw =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

Ve 69.123,867 kg

V=5 xd " 100 cmx 90 em

V’u = 1,6 kg/cm?
V’¢ = 7,68 kg/lcm?

= 7,68 kg/cm?

Vu<@x Ve .. 1,6 kglem? < 0,75 x (7,68 kg/em?) .. 1,6 kglcm? < 5,76 kg/cm?

Teoricamente la pieza no requiere armadura de corte.
v' Célculo de la armadura de distribucién:

Longitud de tramo efectiva: s=1m

p_3840 o 3840
s T Y T Tooomm

Se considera: D = 67 %/100 = 0,67
As = 10,171 cm?
As: D x As necesaria — 0,67 X 10,171 sz = 6,815 sz

v" Calculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

~D=121,431% > 67 %

178

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
8 50,265 | 0,50265 13,558 23 3,71
10 78,54 | 0,7854 8,677 15 6,07
12 113,097 | 1,13097 6,026 11 8,68
16 201,062 | 2,01062 | 3,3895 6 22,08
20 314,159 | 3,14159 2,169 4 34,67
25 490,874 | 4,90874 1,388 3 50,25

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c¢/20 cm.
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- Disefio del talon:
v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 90 cm
My = 11.619,666 kgm
Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

d x|1 1—2,6144 My
= X — — X
2 ’ f_ X by, % (d)2

1.161.966,6 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (90 cm)?

a=90cm X 1—\/1—2,6144><

= 0,807 cm
v" Calculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
0 x M, = A, xf,x (d-3)
y 2

M, 1.161.966,6 kgem
AS

0,807 cm)

= a =
o xf,x(d=3) 0,9 x (4.200 kg/cm2) x (90 em — ==

= 3,431 cm?

v" Célculo de la armaduramin:

0,8 x /f'. 14
smin =———Xby, Xd=>—Xb, xd
' fy fy

08X V(210 kg/cm?)

A = x 100 cm X 90
smin (4.200 kg/cm?) cm £ o em

= (4.200kg/cm?) X100 cm X 90 cm = Agmin = 24,842 cm?

< 30 cm?
As = 3,431 cm?
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v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 12,135 55 1,85
8 50,265 | 0,50265 6,826 31 3,33
10 78,54 | 0,7854 4,368 20 5,26
12 113,097 | 1,13097 3,034 14 7,69
16 201,062 | 2,01062 1,706 8 14,29
20 314,159 | 3,14159 1,092 5 30

25 490,874 | 4,90874 0,699 4 37,33

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c¢/15 cm.
v' Calculo del esfuerzo cortante unitario:

Vu=9.426,2 kg
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
Ancho de la seccion de H°: by =1 m

Alturaefectiva: d = 90 cm

v, 9.426,2 kg

Vv, = - — 1,396 kg/cm?
" B xby xd 0,75 x 100 cm x 90 cm g/cm

v" Célculo de la resistencia del H° al corte:

Ancho de la seccion de H°: by =1 m

Alturaefectiva: d=90cm

V. =0,53 x+/f.Xxb, xd

V. =0,53 % \/(210 kg/cm?) x 100 cm X 90 cm = 69.123,867 kg
v" Calculo del esfuerzo cortante del H° unitario:

Ve =69.123,867 kg
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Ancho de la seccion de H°: bw =1 m
Alturaefectiva: d=90cm

Vo 69.123,867 kg
" by xd 100 cm X 90 cm

A = 7,68 kg/cm?

V’u = 1,396 kg/cm?

V’¢ = 7,68 kg/lcm?

Vi< @ x Ve .. 1,396 kglem? < 0,75 x (7,68 kg/cm?) .. 1,396 kg/cm? < 5,76 kg/cm?
Teoricamente la pieza no requiere armadura de corte.

v" Célculo de la armadura de distribucion:

Longitud de tramo efectiva: s=1m

D= 3840 <67% - D=ﬂS67%a D=121,431% > 67 %
Vs V1.000 mm ’
Se considera: D =67 %/100 = 0,67
As = 3,431 cm?

As: D x As necesaria — 0,67 X 3,431 sz = 2,299 sz
v’ Calculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
8 50,265 | 0,50265 4574 21 4,16
10 78,54 | 0,7854 2,927 14 6,62
12 113,097 | 1,13097 2,033 10 9,78
16 201,062 | 2,01062 1,143 6 22,08
20 314,159 | 3,14159 0,732 4 34,67
25 490,874 | 4,90874 0,468 3 50,25

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 16 mm c¢/20 cm.
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- Disefio de la losas de aproximacion:

Para minimizar los efectos de asentamiento de los terraplenes en los extremos del
puente vehicular.

Se considera las losas de aproximacion apoyadas en un extremo en el estribo y el otro
extremo en el terreno.

Sobre la placa se coloca relleno de la estructura de la via en un espesor de 50 cm.

Este relleno distribuye las cargas puntuales y reduce el impacto.
- Disefio en el sentido longitudinal:

Liosa aproximacisn = 3 M

L 3m
tiosa aproximacién = % = % =0,15m

Se considera: tiosa aproximacisn = 20 cmM

ANchoiesa =9 m

Alosa aproximacién = Llosa aproximacién X tlosa aproximacion = 3 M X 0,2 m = 0,6 m?
PPiosa aproximacion = 489,464 kg/m?

Relleno sobre la losa = 953,435 kg/m?

t = PPlosa aproximacion + Relleno sobre la losa = 489,464 kg/m? + 953,435 kg/m? =
1.442,899 kg/m?

Me + r) = 1.623,388 kgm/m

M/m de ancho = 489,464 kgm/m

Mt por SCuehicular = 650,579 kgm/m

Muiserio = 2.274,273 kgm/m

v Calculo de la profundidad del bloque de compresion dentro del diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d =18cm
My = 2.274,273 kgm/m

Ancho de la seccién de H%: by =1m



u

'« X by, X (d)?

a=d X 1—\/1—2,6144)(

227.427,3 kgcm/m
(210 kg/cm?) x 100 cm X (18 cm)?

a=18cm X 1—\/1—2,6144)(

= 0,804 cm
v' Célculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
@ X M, = Ag xfyx(d—%)
_ M, _ 227.427,3 kgcm/m
= —~ =
6xf,x(d=3) 09 x (4.200 kg/cm?) x (18cm -

As 0,804 cm)
——

= 3,419 cm?
v" CéAlculo de la armaduramin:

0,8 X /f', 14
Asmin = — X b, Xd=>—Xb, Xd
' fy fy
A 0,8 x/(210 kg/cm?)
ST (4.200 kg/em?)
14
>
(4.200kg/cm?)

< 6 cm?

X 100 cm X 18 cm

X 100 cm X 18 cm + Ag i = 4,968 cm?

As = 6 cm?
v" Célculo del diametro:

ANchojibre =1 M
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Ao Barrasacero .
dacero (MM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 21,221 22 4,76

8 50,265 | 0,50265 | 11,937 12 9,09
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Ay Barrasacero .
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
10 78,54 | 0,7854 7,639 8 14,29
12 113,097 | 1,13097 5,305 6 20
16 201,062 | 2,01062 2,984 3 50
20 314,159 | 3,14159 1,9099 2 105
25 490,874 | 490874 1,222 2 104

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 10 mm c/15 cm.
- Disefo en el sentido transversal:

La losa funciona como un elemento continuo entre las llantas del camién cargado con
la reaccion del suelo bajo la losa.

Suponiendo la condicion de la maxima carga con los 2 carriles cargados con las llantas
traseras.

Py = 29.571,77 kg

w = 1.095,277 kg/m?

Liosa aproximacisn = 3 M

M = 0,1 x W x Liosa aproximacien = 0,1 x (1.095,277 kg/m?) x 3 m = 328,583 kgm
Factor=1,5

M¢ = Factor x M = 1,5 x 328,583 kgm = 492,875 kgm

v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva; d = 18 cm
My = 492,875 kgm
Ancho de la seccion de H°: by =1 m

=d x|1 1—2,6144 % My
4= ’ f'. X by, X (d)2



49.287,5 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (18 cm)?

a=18cm X 1—\/1—2,6144)(

=0,171cm
v’ Calculo de la seccion de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
O XM, = A, xfyx(d—%)
_ M, _ 49.287,5 kgcm
= —~ =
xf,x(d=3) 09 x (4.200 kg/cm?) x (18cm -

As 0171 cm)
2

= 0,728 cm?

v" Célculo de la armaduramin:

0,8 x /f', 14
As,min=f—xwad2f—xwad
y y

A 0,8 x/(210 kg/cm?)
ST (4.200 kg/em?)
14
>
(4.200kg/cm?)

< 6 cm?

X 100 cm X 18 cm

X 100 cm X 18 cm + Ag i = 4,968 cm?

As = 6 cm?
v" Calculo del diametro:

Anchojipre=1m
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Ao Barrasacero .
dacero (MM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 21,221 22 4,76
8 50,265 | 0,50265 | 11,937 12 9,09
10 78,54 | 0,7854 7,639 8 14,29
12 113,097 | 1,13097 5,305 6 20
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Pacero (mm)

Ay

Barrasacero

(mm?) | (cm?)

Calculado | Interpretado

Espacio (cm)

16 201,062 | 2,01062 2,984 3 50
20 314,159 | 3,14159 | 11,9099 2 105
25 490,874 | 4,90874 1,222 2 104

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 10 mm c¢/15 cm.

- Disefio de la ménsula apoyo en estribo:

Para recibir la reaccion de la losa de aproximacion en el sentido longitudinal.

Figura 64: Caracteristicas del camiOnaisefio

35.000N

4300 mm

I
145.000 N

4300 a 9000 mm

145.000 N

600 mm General

300 mm Yuelo sobre el tablen

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccién - pagina 3 - 26).

Llantatrasera =145.000 N/2 =72500N
Impacto = 33 %

Separacion entre las ruedas = 1,8 m

1800 mm

—-—
Carril de disefio 3600 mm

Reaccion/m de losa de aproximacion transmitida a la ménsula: PL = 5.462,518 kg/m
PPlosa aproximacién = 489,464 kg/m?
Ménsula: Pp = 734,196 kg/m

Ménsula: Py = 13.631,566 kg/m

Alturaménsula =40cm

AnChOménsula =20cm

Brazo para momento =10 m
Maisefio = 1.363,361 kgm
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v Célculo de la profundidad del bloque de compresion dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 35 cm
My = 1.363,361 kgm
Ancho de la seccion de H°: bw =1 m

u

'« X by, X (d)?

a=d X 1—\/1—2,6144)(

136.336,1 kgcm
(210 kg/cm?) x 100 cm X (35 cm)?

a=35cm X 1—\/1—2,6144)(

= 0,243 cm
v" Célculo de la secciéon de la armadura necesaria:
Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
@ X M, = Ag xfyx(d—%)
M, 136.336,1 kgcm

A, = =
xf,x(d=3) 0,9 x (4200 kg/cm?) x (35em -

0,2423 cm)

= 1,034 cm?
v" Célculo de la armaduramin:

0,8 X \/f, 14
As,min=f—xwad2f—xwad
y y

A 0,8 x4/(210kg/cm?)
smin = (4,200 kg/cm?)
14
=
(4.200kg/cm?)

As min = 9,661 cm? < 11,667 cm?
As = 1,034 cm?

X 100 cm X 35 cm

X 100 cm X 35 cm




v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M
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Ay Barrasacero
®acero (MmM) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 3,657 21 6,33
8 50,265 | 0,50265 2,057 12 10,32
10 78,54 | 0,7854 1,317 8 15,38
12 113,097 | 1,13097 0,914 6 20,95
16 201,062 | 2,01062 0,514 3 50,19
20 314,159 | 3,14159 0,329 2 98,92
25 490,874 | 490874 | 0,2106 2 98,92

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 10 mm c¢/15 cm.

v" Célculo de la resistencia nominal al cortante del H°:

=2

bo =20 cm

h=40cm
d=0,72xh=0,72 x 40 cm = 28,8 cm

V. =027 X Bx+/f.Xby,xd

Ve = 0,27 x 2 x /(210 kg/cm?) x 20 cm x 28,8 cm = 4.507,398 kg

- Verificacion:
V. =3.118,955 kg

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75
V¢ =4.507,398 kg

V< ¢ x Ve . 3.118,955 kg < 0,75 x (4.507,398 kg) .. 3.118,955 kg < 3.380,549 kg



3.3.2. Disefio de la pila

v' Caélculo de las cargas:

v' Caélculo de las CargaSsuperestructuras:

Yro = 2.400 kg/m?®

Yeapa de rodadura = 2.200 kg/m?®

Vigainterior = 95.084,458 kg

Vigaexterior = 89.463,782 kg

Cargacarrii = 23.898,069 kg

SCearril = 7.169,421 kg

Tren de cargas = 58.798,876 kg

Carga por linea de rueda = 35.191,426 kg
Ftrenado = 7.500,013 kg

Cargapila = 42.361,051 kg

v Calculo de la cargaviento:

Ltributaria = 29,25 m
VientOdireccion longitudinal = 3.422,168 kg
VientOdireccion transversal = 9.127,48 kg

v' Célculo de la cargaviento Sobre vehiculos:

VientOdireccion longitudinal = 1.682,532 kg
VientOdireccion transversal = 4.466,357 kg
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Figura 65: Pila tipo portico

0,60 m j
0,70m
. |
6,75 m
0,8%/m
4,55 m
11,00 m
14,30 m
1,00 m
1,00 m
8,40m

(Fuente: Elaboracion propia).
€cabezal = 1,35 M
€zapata = 4,2 M
Ozapata = 1,75 m
Cabezal = 4.295,045 kg/m
Columna = 1.388,853 kg/m

v’ Calculo de la cargaviento:

VientOdireccion longitudinal = 2.258,671 kg
VientOgireccion transversal = 744,393 kg
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v' Célculo de la carganidrautica (Presion del flujo):

Presion del agua que fluye: P (MPa)

Coeficiente de arrastre para la pila: C = 0,7

Velocidad del agua de disefio para la inundacion de disefio: v = 3,46 m/s
P=514x10%*x C x (v)?=5,14 x 10* x 0,7 x (3,46 m/s)? = 0,004307 MPa =
0,004307 x 10° N/m? = 439,231 kg/m?

- Disefio del cabezal:
v Calculo de la profundidad del bloque de compresién dentro el diagrama

rectangular:

Alturaefectiva: d = 1,25 m
My = 316.130,381 kgm

Ancho de la secciéon de H°: by =1,35m

u

f'. X by, X (d)?

a=d X 1—\/1—2,6144)(

31.613.038,1 kgcm
(210 kg/cm?) x 135 cm X (125 cm)?

a=125cm X 1—\/1—2,6144)(

a=12,263cm
v" Caélculo de la seccion de la armadura necesaria a flexion:

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9

Recubrimiento: r =5 cm

O x M, = A, xfyx(d—%).-.As—

31.613.038,1 kgcm
Ag =

= = 70,357 cm?
0,9 X (4.200 kg/cm?) x (125 cm

_ 12,233 cm)



v" Célculo de la armaduramin:

0,8 X /f'.
smin — ¢
1 fy

14
Xby Xd>=—Xxb, xd

fy

A 0,8 x,/(210kg/cm?)
smin = (4,200 kg/cm?)
14
>
(4.200 kg/cm?)
As min = 46,579 cm? < 56,25 cm?
As = 46,579 cm?

X 135cm X 125 cm

X 135cm X 125 cm

v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M
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Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado

6 28,274 | 0,28274 | 164,741 103 0,37
8 50,265 | 0,50265 | 92,667 58 0,94
10 78,54 | 0,7854 59,306 38 1,68
12 113,097 | 1,13097 | 41,185 26 2,75
16 201,062 | 2,01062 | 23,166 15 5,43
20 314,159 | 3,14159 14,827 10 8,89
25 490,874 | 490874 9,489 6 17

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: ¢ 25 mm c¢/15 cm.
- Disefio a cortante:

Ancho de la seccion de H°: by =1,35m
Alturaefectiva: d= 1,25 m

V. =0,53 x+/f.%xb, xd

V. = 0,53 x /(210 kg/cm?) x 135 cm x 125 cm = 129.607,251 kg
V. = 134.561,751 kg



Factor de minoracién de resistencia: @ = 0,75

V¢ =129.607,251 kg

Vu<0,5x @ x V.. 134,561,751 kg/cm? < 0,5 x 0,75 x (129.607,251 kg/cm?)
134.561,751 kg/cm? > 48.602,719 kg/cm?

Requiere armadura.

V= 134.561,751 kg

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75

Ve =129.607,251 kg

s=25cm

Alturaefectiva: d = 1,25 m

(%—VC)XS

A =
v fy x d

(134-5817:;)51 kg _ 129.607,251 kg) 25 cm

= 2
(4.200 kg/cm?) x 125 cm =2,372cm

A, =

v" CéAlculo de la armaduramin:

Ancho de la secciéon de H%: by =1,35m

s=25cm
Jfe J (210 kg/cm?)
A, =027 X X b, Xs=0,27 X x 135 X 25
min fy w S (4.200 kg/sz) cm cm
= 3,144 cm?

Se considera la armadura: ¢ 10 mm c¢/25 cm.
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- Disefio de las columnas en la direccion longitudinal:

Cuadro 26: Factores de longitud efectiva (K)

Factores de longitud efectiva (K)
(@ | (b)
l, ¥

(d)

La geometria de la columna deformada

por pandeo se indica en linea de puntos

Valor teérico de K 05| 0,7 1 1 2 2

Valor de K de disefio cuando la

estructura se aproxima a las|0,65|080 | 1,2 1 2,1 2

condiciones ideales

Rotacion  impedida, traslacién

impedida

Referencia de las condiciones de . - -
; Rotacion libre, traslacion impedida
vinculo de los extremos

L

Rotacion impedida, traslacion libre

# Rotacion libre, traslacion libre

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccién - pagina 4 - 50).
Se debe considerar los efectos de esbheltez si:
K X L,

> 22 - 66,5> 22

Se debe considerar el método de amplificacion de momentos si:

K x Ly,
r

< 100 - 66,5 <100

- Método de amplificacion de momentos:

Mcarga permanente = 13.235,916 kgm
Mcarga t= 75488,572 kgm
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E. X 1
2,5
1+

El =

=16.172.291,251 kg/m? x m*

(o}

v' Célculo de la cargapandeo de Euler:

Madulo de elasticidad: E

Momento de inercia respecto al eje considerado: |
Factor de longitudefectiva: k

Longitud no apoyada de un elemento comprimido: Ly

% X EI

P,=— = 1.755.543,432 k
A PEAME 55.543,432 kg

v" Calculo de 8b:

< Mextremo: M1p = 13.235,916 kgm
> Mextremo: Mzb = 75488,572 kgm

M
Cop = 0,6 + 0,4 X (M—) > 04

13.235,916 kgm
75.488,572 kgm
Cargaaxial mayorada- Pu= 384147,492 kg

Pe = 1.755.543,432 kg

Cm = 0,6+ 0,4 ( )=04:cm = 067 > 04

1-—

@ X P,
v" Calculo de la cargapandeo de Euler:

Madulo de elasticidad: E

Momento de inercia respecto al eje considerado: |
Factor de longitudefectiva: k

Longitud no apoyada de un elemento comprimido: Ly

m? X EI

P.=— —3411.664534k
e T (kx Ly)? &
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v" Célculo de &s:

Cargaaxial mayorada- Pu= 384147,492 kg
Cargapandeo de Euler: Pe = 3.411.664,534 kg

5, = >1.8,=114>1

_
0 x X(Pe)

v’ Calculo del Mmagnificado €N seccién transversal:
=1
Momento en el extremo comprimido debido a las cargas gravitatorias mayoradas que
no provocan desplazamientos laterales apreciables: Mz, = 13.235,916 kgm
ds=1,14
Momento en un elemento comprimido debido a las cargas laterales que provocan
desplazamientos: Mas = 29.612,559 kgm
Mc =8h X Map + 8s X Mas = 1 x 13.235,916 kgm + 1,14 x 29.612,559 kgm =
46.994,233 kgm

- Diserio de las columnas en la direccidn transversal:

Una representacion gréfica de la relacion entre K, Ga y Gp que se puede utilizar para

obtener k en forma directa es:
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Cuadro 27: Nomograma para determinar el factor de longitud efectiva (k) para
padrticos no arriostraddos

Ea H L3k
[+ o
= — 0 D:l @ —
100.0 - et 1001
500 10.03 i
30,0+ 504 30,0
0,04 anl 200 |
a4 100 =
204 40 |

(=]
1

[

=

V
(=]
L

[ %)
=

o 10+ oL

Desplazamiento lateral permitido

Para los extremos de columnas soportados por una zapata o fundacion pero no
rigidamente unidos a la misma, g es teéricamente igual a infinito, pero a menos que
se disefie como una verdadera articulacion sin friccion, en la practica se puede tomar
igual a 10.

Si el extremo de la columna esta rigidamente unido a una fundacién correctamente
disefiada, g se puede tomar igual a 1. Si un andlisis lo justifica se pueden tomar
valores menores.

Al calcular los factores de longitud efectiva para uniones monoliticas es importante
evaluar correctamente el grado de fijacion en la fundacion. se pueden utilizar los

siguientes valores:

Ga

1,5 | Zapata anclada en roca

3 Zapata no anclada en roca

5 Zapata en suelo
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1 Zapata en maltiples filas de pilotes que trabajan de punta

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccién - pagina 4 - 52).
Sumatoria de las propiedades de los componentes conectados rigidamente a un extremo

de la columna en el plano de flexion: =

Momento de inercia de la columna: I¢

Longitud no arriostrada de la columna: L

Momento de inercia de la viga u otro elemento que provee restriccion: Ig
Longitud no apoyada de la viga y otro elemento que provee restriccion: Lg
lcabezal = 0,25 m*

lcolumna = 0,03 m*
I
% (1)
I
2(2)
Lg

Factor de longitud efectiva para la columna considerada: K = 1,18

G= =0,1+Gp=1

Se debe considerar los efectos de esbeltez si:
K x L,

> 22 ..37,37 =122

Se debe considerar el método de amplificacion de momentos si:

K x Ly,
r

<100 . 37,37 <100

- Método de amplificacion de momentos:

Mecarga permanente = 312.247,302 kgm
Mcarga t = 316132,42 kgm

w3

e X1
2,5
1+ B4

g

El =

= 9.562.694,702 kg/m? X m*

v' Célculo de la cargapandeo de Euler:

Maodulo de elasticidad: E
Momento de inercia respecto al eje considerado: |
Factor de longitudefectiva: k



Longitud no apoyada de un elemento comprimido: Ly

1% X EI

e = kx L) 5.308.336,69 kg

v" Célculo de &b:

< Mextremo: M1b = 18.647,55 kgm
> Mextremo: Mzb = 22918,122 kgm

Mip
Cp, = 0,6+04x(—2) > 0,4
M3y,
18.647,55 kgm

22.918,122 kgm
Cargaaxial mayorada- Pu= 384147,492 kg
Pe = 5.308.336,69 kg

Cm=0,6+0,4><<

m

8b=—21.’-8b=1,12>1

P

—_u_
1 @ X P,

v" Calculo de la cargapandeo de Euler:

Maddulo de elasticidad: E
Momento de inercia respecto al eje considerado: |
Factor de longitudefectiva: k

Longitud no apoyada de un elemento comprimido: Ly

P, = ™ X El = 331.468,952 k
e = tkixLyz  oo1468952ke
v Calculo de 6s:
Cargaaxial mayorada: Pu = 384147,492 kg
Cargapandeo de Euler: Pe = 331468,952 kg
05 = ! >1.6,=1
STy 2T

ENCN)

) > 0,4 - Cy = 0,925 > 0,4

199
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v’ Calculo del Mmagnificado €N seccién transversal:

o =1,12

Momento en el extremo comprimido debido a las cargas gravitatorias mayoradas que
no provocan desplazamientos laterales apreciables: Mz, = 22.918,122 kgm

ds=1

Momento en un elemento comprimido debido a las cargas laterales que provocan
desplazamientos: Mas = 8.450,388 kgm

Mec = 8p X Map + s X Mos = 1,12 x 22,918,122 kgm + 1 x 8.450,388 kgm = 34.118,685
kgm

v" Calculo del Myesultante:

M, = /M, X ()2 + M X (t)2 = 58.054,483 kgm
- Resistencia I:

b longitudinal = 1 M

Os longitudinal = 1,14 m
b tranversal = 1,12 m

Os transversal = 1 M

My = 58.054,483 kgm
Py =384.150,551 kg

- Verificacion de la armadura a compresion:

My = 58.054,483 kgm
Py =384.150,551 kg
_OxP, My
PxM, P,
_ 58.054,483 kgm
384.150,551 kg

e

e =0,151m

h=85cm
e 0,151 m

h  0,85m

=0,178



e=0,151m
Ay =0,45 m?
h=85cm
P, e
- X —= 0,095
f'e X Ag

Pn =522.890,08 kg

Py =384.150,551 kg

Factor de minoracion de resistencia: @ = 0,9
Pn =522.890,08 kg

201

Pu<® x Py .. 384.150,551 kg < 0,9 x 522.890,08 kg .. 384.150,551 kg < 470.601,072

kg
- Resistencia Il1:

Ob longitudinal = 0,97 M
Js longitudinal = 0,9 M

Ob tranversal = 1,1 m

Os transversal = 0,95 M
My = 39.518,082 kgm
Py =250.839,991 kg

- Verificacion de la armadura a compresion:

My = 39.518,082 kgm
Py = 250.839,991 kg

@xP, M, 39.518,082kgm
e= =—= = 0,158 m
PxM, P, 250.839,991 kg

h=85cm
e _ 0,158 m — 0186
h 085m ’
e=0,158 m
Ag = 0,45 m?

h=85cm



Pn = 424.609,831 kg

Py = 250.839,991 kg

Factor de minoracidén de resistencia: @ = 0,9
n = 424.609,831 kg
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Pu<® x Py .. 250.839,991 kg <0,9 x 424.609,831 kg ... 250.839,991 kg < 382.148,848

kg
- Resistencia V:

Ob longitudinal = 0,99 m
Js longitudinal = 1,08 m
b tranversal = 1,11 m

Js transversal = 0,99 m
My = 45.113,265 kgm
Py = 304.833,965 kg

- Verificacion de la armadura a compresion:

My = 45.113,265 kgm
P, = 304.833,965 kg
®xP, M, 45113265kgm

©T0xM, P, 304.833965kg

h= 85cm

e _ 0,148 m — 0174

h 085m ’
e=0,148 m
Ay = 0,45 m?
h=85cm

P, e
Fox A X +=0,095

Pn =472.169,395 kg

0,148 m



Py = 304.833,965 kg

Factor de minoracién de resistencia: @ = 0,9

Py = 472.169,395 kg
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Pu<® x Py .. 304.833,965 kg <0,9 x472.169,395 kg ... 304.833,965 kg < 424.952,456

kg

As=35 x Ag = 45,47 cm?

v" Célculo del diametro:

ANChOlibre =1 M

Ay Barrasacero
(acero (MM)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 160,819 162
8 50,265 | 0,50265 | 90,461 91
10 78,54 | 0,7854 57,894 59
12 113,097 | 1,13097 | 40,204 41
16 201,062 | 2,01062 | 22,615 23
20 314,159 | 3,14159 | 14,474 15
25 490,874 | 4,90874 9,263 10
(Fuente: Elaboracién propia).
Se considera la armadura: 10 ¢ 25 mm.
v' Calculo de la armadura transversal:
s=25cm
A, = 0,27 x /f'. X r ° 1,92 cm?

Se considera la armadura: ¢ 12 mm c¢/25 cm.

y
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4. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

En la propuesta de proyecto de Ingenieria Civil se defini6 como aporte académico
disefiar una viga de seccidon transversal doble T de tal manera que se realizara una
comparacion técnica - econdémica respecto a una viga de seccion transversal |

(Tipo V).

4.1. Alcance del aporte

Se enfoca en el analisis y el disefio analitico por el método de disefio por resistencia o
disefio por resistencia Ultima aplicada a una viga de seccion transversal doble T de H°
preesforzado con armaduras postesas constituyéndose este elemento en la
superestructura del puente vehicular.

Sistema constructivo:

<\

Tipo de proyecto: Puente vehicular
NOcarril: 2

Anchocarril: 3,65 m

Anchocalzada: 7,3 M

Carga tipo: Camién HL - 93
Espesorcapa de rodadura: 7,5 Cm
NOtramos: 2

LuZcalculo: 26 m

L 52 m

Sistema estructural: Losa de H° A° (H° tipo A con resistencia caracteristica a

NS N N N N N S NN

los 28 dias de f°c = 250 kg/cm?) sobre viga de seccion transversal doble T de H°
preesforzado con armaduras postesas simplemente apoyada (H° tipo P con
resistencia caracteristica a los 28 dias de f’c = 350 kg/cm?).

v" Recubrimiento minimo para el acero de refuerzo (Limite de fluencia
minimo fy = 4.200 kg/cm? y G - 60 ksi): 2,5 cm

v" Recubrimiento minimo para el acero de preesfuerzo (Torones de %2 y
G -270 ksi): 4 cm

v’ Sistema de preesforzado: Protende
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v Vaina de acero galvanizado con coeficientes de friccion: K =0,0015y pp =
0,2

4.2. Disefio estructural de la superestructura (Viga de seccion transversal
doble T)

4.2.1. Esfuerzos en las vigas

v" Calculo del ancho de ala efectivo de exteriores:
10:

1 1
be = g X (Luzcélculo) = g X 26m=3,25m

20:
Espesor promedio de la losa: hf = 18 cm

Espesorama: bw=40 cm
1 1
b, =12 Xe = 6><hf+§><bw= (6><0,18m)+§><0,4m= 1,28 m

30:
Vuelo: be =85 cm
Se considera; be = 0,85 m

v' Célculo del ancho de ala efectivo de interiores:
1°:
b = % X (LUZcsiculo) = % X26m=65m
20:
Espesor promedio de la losa: hs =18 cm
Espesorama: bw =40 cm
be=12xe=12xhs;+b, = (12x 0,18 m) + 0,4m = 2,56 m
30:
Separacion entre las vigas: s =2,8 m
be <s

be:2,8m



Se considera: be =2,8 m

v’ Célculo de la distribucion de la SC por carril para corte en las vigas interiores (2 0 mas carriles de disefio

cargados):

Cuadro 28: Distribucion de la SC por carril para corte en las vigas interiores

Tipo de la superestructura

Un carril de

disefio cargado

2 0 mas carriles de disefio

cargados

Rango de
aplicabilidad

Tablero de H°, emparrillado con vanos llenos o parcialmente llenos, o
emparrillado con vanos no llenos compuesto con losa de H® A° sobre

vigas de acero u H°; vigas Te de H°, secciones Te y doble Te de H°.

2

1.100 <S <4.900
6.000 <L <73.000

0,36 + L 0,2 + > < > )
’ 7.600 ’ 3.600 10.700 110 <ts <300
Np >4
Ley de momentos Ley de momentos Np=3

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccidn - pagina 4 - 43).

Separacion de los elementos de apoyo entre las vigas: S =2,8 m

2

8corte interior

S S
=02+ 3200~ (10.700) =02+

2.800 mm

3.600

(2.800 mm

2
10.700 ) = 0,909

G0¢



v' Célculo de la distribucion de la SC por carril para corte en las vigas exteriores (2 o mas carriles de disefio

cargados):

Cuadro 29: Distribucion de la SC por carril para corte en las vigas exteriores

Tipo de la superestructura

Un carril de

disefio cargado

Tablero de H°, emparrillado con vanos llenos o parcialmente llenos, o

emparrillado con vanos no llenos compuesto con losa de H® A° sobre

vigas de acero u H°; vigas Te de H°, secciones Te y doble Te de H°.

Ley de momentos

2 0 mas carriles de Rango de
disefio cargados aplicabilidad
g = € X Qinterior
. -300<de<1.700
¢=06+43500
Ley de momentos Np=3

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 4 - 45).

Ocorte interior = 0,909

Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y el borde interior cordon o barrera para el trafico: de = 85 cm

Ocorte interior = 0,909

e=06+

e
3.000

Ocorte exterior = € X Jeorte interior = 0,883 % 0,909 = 0,803

=06+

3.000

850 mm
= 0,883

90¢



v' Célculo de la distribucion de la SC por carril para momento en las vigas interiores (2 0 mas carriles de disefio

cargados):

Cuadro 30: Distribucion de la SC por carril para momento en las vigas interiores

Tipo de vigas

Factores de distribucién

Rango de
aplicabilidad

Tablero de H®, emparrillado con vanos llenos o parcialmente llenos, o
emparrillado con vanos no llenos compuesto con losa de H° A° sobre
vigas de acero u H°; vigas Te de H°, secciones Te y doble Te de H°.

Un carril de disefio cargado:

g (0% G\ 03 K 0,1
g
006+ (4.300) (L) <Lt53>

2 0 mas carriles de disefio cargados:

S 0,6 S 0,2 K 0,1
0,075 + (—) X (—) x [ —&
2.900 L L

1.100 < S <4.900
110 < ts < 300
6.000 <L < 73.000
Np > 4
4x109<Kg<3x10%

Usar el valor obtenido de la ecuacion anterior
con N, = 3 o laley de momentos, cualquiera

sea el que resulte menor.

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccién - pagina 4 - 36).

Separacion de los elementos de apoyo entre las vigas: S=2,8 m

L0¢C
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v Caélculo de la relacion de los médulos de los materiales de la viga y el
tablero:

Resistencia caracteristia del H° a los 28 dias: f*c = 350 kg/cm?

E¢viga = 15.100 X \/fTC = 15.100 x \/(350 kg/cm?) = 282.495,133 kg/cm?
Resistencia caracteristia del H a los 28 dias: f*c = 250 kg/cm?

Ecjosa = 15.100 X 4/f. = 15.100 x /250 kg/cm? = 238.751,963 kg/cm?

Ecviga _ 282.495,133 kg/cm?
Eclosa  238.751,963 kg/cm?

Momento de inercia de las vigas: lo = 31.643.304,924 cm* = |
Ao =8.800 cm? = A

n= =1,183

v Calculo de la distancia de los centros de gravedad entre la viga y el tablero:

Figura 66: Centro de gravedad de la viga doble T

[
bo losa 52,366 m

1
1
,,,,,,,,,, som [
Z" j=| ytablero =0,09m ¢
@ — %
1,26 m
|
|
|
,,,,,, - U o4 |
| ht=2,08m
| 180m htviga=1,90 m
|
\ i
| y viga =1,20057 m
|
|
|
,,,,, b ‘ _ X
131m 0,45m
0,15 m 0,15 m

X =1,25332 m
(Fuente: Elaboracion propia).

C.Q.tablero = (X ; §¥) = (118,3 cm ; 9 cm)



Cuadro 31: Centro de gravedad de la viga doble T

Seccion (cm)

NO Ai (cm?) X; (cm) | y; (cm) Ai x X; (cmd) Ai x §; (cm?d)
(b x h)
1| 250x10 2.500 125 | 185 312.500 462.500
2 | 15x 180 2.700 525 90 141.750 243.000
3| 15180 2.700 1985 | 90 535.950 243.000
bxh
2
4 w 225 43667 | 120 9.825075 27.000
5 w 295 60,833 | 120 13.687,425 27.000
6 w 225 189,667 | 120 42,675,075 27.000
7 w 295 206,833 | 120 46.537.425 27.000

T (Ai) = 8.800 cm?

T (A x %) = 1.102.925 cm?

> (Ai x §;) = 1.056.500 cm?

(Fuente: Elaboracion propia).

60¢
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Y(A; x%)  1.102.925 cm?

X = = = 125,332

* 2(4) 8.800 cm? 5332 cm
Y(A;x¥) 1.056.500 cm?

y = = = 120,057

Y= T3@) 8.800 cm? 0,057 cm

C.Qwiga = (X ;¥) = (125,332 cm ; 120,057 cm)

ht-y =190 cm - 120,057 cm = 69,943 cm

€ = Vwblerot (Nt-¥) =9 cm + 69,943 cm = 78,943 cm

Parametro de rigidez longitudinal: ky=n x (I + A x e?) = 1,183 x

{31.643.304,924 cm* + [8.800 cm? x (78,943 cm)?]} = 102.311.613,886 cm* x 10.000
=1,02311613886 x 10> mm?*

Niosa: Lts = 18 cm

S 0;6 S 0,2 Kg 0,1
8mto. interior = 0,075 + (m) X (E) X <rs3)

2.800 mm)°'6 ( 2.800 mm )0'2
_— X|——
2.900 26.000 mm

1,02311613886 % 1012 mm*
(180 mm)3

Emto. interior = 0,075 + (

0,1
l = 2,173



v' Célculo de la distribucién de la SC por carril para momento en las vigas longitudinales exteriores (2 0 mas

carriles de disefio cargados):

Cuadro 32: Distribucion de la SC por carril para momento en las vigas longitudinales exteriores

Un carril de ] ) L Rango de
Tipo de la superestructura o 2 0 mas carriles de disefio cargados L
disefio cargado aplicabilidad
g = € X Jinterior
Tablero de H° emparrillado con vanos llenos o de -300<de<1.700
. . e=0,77 +
parcialmente llenos, o emparrillado con vanos no llenos Ley de 2.800
compuesto con losa de H° A° sobre vigas de acero u H®; momentos Utilizar el valor obtenido de la ecuacion
vigas Te de H°, secciones Te y doble Te de He. anterior con Np = 3 0 la ley de momentos, No =3
cualquiera sea el que resulte menor.

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccidn - pagina 4 - 40).
Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y el borde interior de un corddn o barrera para el trafico: de =85 cm

° —077+850mm—1074
2.800 2.800

e=077+

Omto. interior = 2,173
Omto. exterior = € X Omto. interior = 1,074 X 2,173 = 2,334

11¢
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v" Célculo de las cargaspermanentes (t = 0):
v' Célculo de la cargaiosa:

Yhe = 2.400 kg/m?3
ANnchojesa = 7,3 M

hlosa =18 cm

Cargaiosa = YHe X ANchOjosa X hiosa = 2.400 kg/m® x 7,3 m x 0,18 m = 3.153,6 kg/m
v Célculo del PPyiga:

Yie = 2.400 kg/m?®

Aviga= 0,88 m?
PPviga = yre X Aviga = 2.400 kg/m® x 0,88 m? = 2.112 kg/m = qo
Novigas =3
Car'gapermanente = % + (PPViga)
(3.153,6 kg/m)
Cargapermanente = 3 + (2.112 kg/m) = 3.163,2 kg/m = q,

Figura 67: Cargapermanente (t = 0)

LT T

Vi

26,00 m
Ra

Rb

(Fuente: Elaboracion propia).
R. = (Cargapermanente) X (Luzcélculo) _ (3-163'2 kg/m) X 26 m
i 2 B 2
=Ry

= 41.121,6 kg

v" Calculo del Mmax:
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Figura 68: Diagrama del Mmax (t = 0)

g

Mmax
26,00 m

V] J

(Fuente: Elaboracién propia).

(Cargapermanente) X (Luzcélculo)2
Mpnsx = 3

3.163,2 kg/m) x (26 m)?
Mméx:( 8/ 8) (26 m) = 267.290,4 kgm

v" Célculo de las cargaspermanentes (t = 00):

v Calculo de la cargaiosa:

Yhe = 2.400 kg/m?3
ANnchojgsa = 7,3 M
hlosa = 18 cm

Cargaiosa = YHo X AnChOlesa X hiosa = 2.400 kg/m® x 7,3 m x 0,18 m = 3.153,6 kg/m
v Calculo de la cargacapa de rodadura:

Ycapa de rodadura = 2.200 kg/m3
Anchocapa de rodadura = 7,3 M
AltOcapa de rodadura = 7,5 €M

Cargacapa de rodadura = Ysuperficie de rodamiento bituminosa X ANCNOcapa de rodadura X
AItOcapa de rodadura = 2.200 kg/m3 X 7,3 m X 0,075 m= 1204,5 kg/m

v’ Calculo de la cargaacera:

yro = 2.400 kg/m?®
AnChOacera =2m
AIthcera =15cm

Cargaacera = YHe X ANChOacera X AltOacera = 2.400 kg/m3 X 2m x 0,15 m =720 kg/m
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v" Célculo de la carganorditio:

Yie = 2.400 kg/m?®
Anchopordillo = 40 cm
AltOpordilo = 45 cm

Carganordillo = YHe X ANChOborditlo X AltOporgito = 2.400 kg/m® x 0,4 m x 0,45 m =
432 kg/m

v Calculo de la cargabarandado:
Cargabarandado = 251,87 kg/m
v Calculo de la cargapermanente accesorios-

Cargapermanente accesorios = Cargaiosa + Cargacapa de rodadura + Cargaacera + Cargaorditio
+ Cargaparandado = 3.153,6 kg/m + 1.204,5 kg/m + 720 kg/m + 432 kg/m
+ 251,87 kg/m = 5.761,97 kg/m = gp

v Célculo del PPuyiga:

YA a0 = 2.400 kg/m?®

Aviga: 0,88 m2
PPviga = yre X Aviga = 2.400 kg/m® x 0,88 m? = 2.112 kg/m
Novigas =3
(Carga t i )
Cargapermanente — perlrillz‘r;ei:;aesaccesorlos n (PPviga)
5.761,97 kg/m
Cargapermanente = ( 3 g/m) + (2.112 kg/m) = 4.032,657 kg/m = qrp

Figura 69: Cargapermanente (t = o)
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26,00m

(Fuente: Elaboracién propia).
R — (Cargap eeeeeee te) X (Luzcgiculo) . (4.032,657 kg/m) X 26 m
a~ 2 B 2
= 52.424,541 kg

Rv = Ra
v" Célculo del cortantemax:

Figura 70: Diagrama del cortantemax (t = o)

T .

Vmax [ Vp
W HHHH%HHHWM -
AL ST
05x H
26,00 m

(Fuente: Elaboracién propia).

v (Cargapermanen te) X (LUZegicuo)  (4.032,657 kg/m) X 26 m

max — 2 - 2

= 52.424,541 kg

v" Célculo del Mmax:

Figura 71: Diagrama del Mmax (t = o)
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Mmax

26,00 m
(Fuente: Elaboracién propia).

(Cargapermanente) X (Luzcélculo)2
Mpnsx = 3

4,032,657 kg/m) x (26 m)?
Mméx:( gé ) X ) = 340.759,517 kgm

- SCuyehicular:

Se considera el tren de cargas del camion de disefio porque esta condicion es mas

desfavorable que el tindem:

Figura 72: Caracteristicas del camiOnudisefio

I ]
35.000N 145000 N 145.000N 600 mm General —— 1800 mm
300 mm Yuelo sobre el tablero

4300 mm 4300 a 9000 mm =y
Carril de disefio 3500 mm

(Fuente: Norma AASHTO LRFD, seccion - pagina 3 - 26).

Figura 73: Cortantemax causado por la SCvehicular

145.000 N 145.000 N 35.000 N
4,30 m 4,30 m

! 1 i

[

26,00 m

(Fuente: Elaboracion propia).

Vmax = 14.613,553 kg
v" Célculo del cortantemax interior:

Jcorte interior = 0,909
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Vinix = 14.613,553 kg
Vmax interior = Jcorte interior X Vmax = 0,909 X 14613,553 kg = 13283,72 kg

v" Calculo del cortantemax exterior:

Qcorte exterior = 0,803
Vi = 14.613,553 kg
Vméx exterior — gcorte exterior X Vméx = 0,803 X 14613,553 kg = 11734,683 kg

Figura 74: Mmax causado por la SCvehicular

35.000 N 145.000 N 145.000 N
430m 430m
J [
13,00 m 12,27 m
0,73 m
26,00 m

(Fuente: Elaboracién propia).
Mmax = 170.020,343 kgm

v" Calculo del Mmax interior:

Omto. interior = 2,173
Mmax = 170.020,343 kgm
Mméx interior = Jmto. interior X Mméx = 2,173 X 170020,343 kgm = 369454,205 kgm

v" Calculo del Mmax exterior:

Omto. exterior = 2,334
Mméx = 170.020,343 kgm
Mméx exterior = Omto. exterior X Mmax = 2,334 X 170020,343 kgm = 396827,481 kgm

- Cargade carril:
Cargacarril = 948,336 kg/m

Figura 75: Cargacarril
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T

26,00 m
Ra Rb

(Fuente: Elaboracion propia).
R. = (Cargapermanente) X (Luzcélculo) _ (94‘8:336 kg/m) X 26 m
a 2 B 2
= 12.328,368 kg

Rv = Ra
v" Célculo del cortantemax:

Figura 76: Diagrama del cortantemax causado por la carga de carril

1 | Vmax

(Fuente: Elaboracién propia).

_ (Cargacarril) X (Luzcélculo) _ (948'336 kg/m) X 26 m

Vinax = > > = 12.328,368 kg

v" Calculo del cortantemax mayorado:

Factor =1,75
Vmax = 12.328,368 kg
V max mayorado = Factor x Vmax = 1,75 X 12328,368 kg = 21574,644 kg

v" Célculo del cortantemax mayorado interior:

Jeorte interior = 0,909
Vmax mayorado = 21.574,644 kg
Vmax interior = Qcorte interior X Vmax moyorado = 0,909 X 21.574,644 kg = 19.611,351 kg

v Célculo del cortantemax mayorado exterior:
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Qcorte exterior = 0,803
Vmax mayorado — 21574,644 kg
Vméx exterior = Jcorte exterior X Vméx mayorado = 0,803 X 21-574,644 kg = 17-324,439 kg

v" Calculo del Mmax:

Figura 77: Diagrama del Mmax causado por la carga de carril

ST

Mméx
26,00 m

J‘ RN

(Fuente: Elaboracion propia).
(Cargacarril) X (Luzcélculo)2 _ (948'336 kg/m) X (26 m)z
8 8
= 80.134,392 kgm

Mmsx =

v Célculo del Mmax mayorado:

Factor = 1,75
Mmx = 80.134,392 kg
Mméx mayorado = Factor x Mméx: 1,75 X 80134,392 kg = 140235,186 kg

v" Célculo del Mmax mayorado interior:

Omto. interior = 2,173
Mméx mayorado = 140235,186 kgm
Mméx interior = Jmto. interior X Mméx = 2,173 X 140235,186 kgm = 304731,059 kgm

v Célculo del Mmax mayorado exterior:

Omto. exterior = 2,334

Mmax mayorado = 170.020,343 kgm

Mmax exterior = Omto. exterior X Mmax mayorado = 2,334 x 170.020,343 kgm =
396.827,481 kgm

v" Célculo de las cargast (t = 0):
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v" Caélculo del Mmax de la carga mas desfavorable:

Factor = 1,25
Mmax = 277.734,6 kgm
Mmax = 1,25 x 277.734,6 kgm = 347.168,25 kgm = Mo

v Calculo de las cargast (t = o0):

v' Célculo del cortantemax interior total de la carga més desfavorable:

Vmax interior t = Vmax interior permanente Vmax interior camion + Vmax interior carga de carril = 52-424,541

kg + 13.283,72 kg + 19.611,351 kg = 85.319,612 kg

v' Célculo del cortantemax interior total mayorado de la carga mas

desfavorable:

Factor = 1,25
Vméx interior t mayorado = 1,25 X 85319,612 kg = 106649,515 kg = Vi = Vu

v' Célculo del cortantemax exterior total de la carga mas desfavorable:

Vmax exterior t = Vméx exterior permanente + Vmax exterior camion + Vmax exterior carga de carril =

52.424,541 kg + 11.734,683 kg + 17.324,439 kg = 81.483,663 kg

v' Célculo del cortantemax exterior total mayorado de la carga mas

desfavorable:

Factor = 1,25
Vméx exterior t mayorado = 1,25 X 81483,663 kg = 101854,579 kg

v’ Célculo del Mmax interior total de la carga mas desfavorable:

Mmax interior t = Mmax interior permanente t Mmax interior camion + Mmax interior carga de carril =

340.759,517 kgm + 369.454,205 kgm + 304.731,059 = 1.014.944,781 kgm
v Calculo del Mmax interior total mayorado de la carga mas desfavorable:

Factor = 1,25
Mmax interior t mayorado = 1,25 % 1.014.944,781 kgm =1.268.680,976 kgm = Mmax = My
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v’ Célculo del Mmax exterior total de la carga mas desfavorable:

Mméx exterior t = Mmax exterior permanente T Mméx exterior camisn + Mméx exterior carga de carril =

340.759,517 kgm + 396.827,481 kgm + 396.827,481 kgm = 1.134.414,479 kgm
v' Célculo del Mmax exterior total mayorado de la carga méas desfavorable:

Factor = 1,25
Mméx exterior t mayorado — 1,25 X 1134414,479 kgm = 1418018,099 kgm

v Calculo de las combinaciones de las cargas:
Solicitaciones extremas:
- Resistencia I:

Combinacién de las cargas basica sin considerar la accion del viento.
Factor de carga maximo para cargas permanentes: yp = 1,25
Resistencia | =y, x DC + 1,75 x LL

Vmax r1 = 115.722,345 kg

Mmax r1 = 1.418.018,099 kgm

- Servicio I:

Combinacién de las cargas que representa la operacion normal del puente vehicular
con un viento de 90 km/h.

Serviciol=1xDC+1xLL+1xWS

Vmax s1 = 47.855,282 kg

Mmax s1 = 458.212,845 kgm

Se considera el método de los estados limites de resistencia.

La combinacion de las cargas que causa las solicitaciones extremas maximas es el
estado de Resistencia |.

Vmax r1 = 115.722,345 kg = V4,

Mmax r1 = 1.418.018,099 kgm

Se considera el método de esfuerzos admisibles para el disefio del H° preesforzado con

armaduras postesas.
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Con las solicitaciones de la combinacion de las cargas en un estado normal de servicio

de la estructura.
Vmax s1 = 47.855,282 kg
Mmax s1 = 458.212,845 kgm = Mt

v' Célculo de las propiedades geométricas (t = 0) de las vigas de H°

preesforzado con armaduras postesas:

Figura 78: Seccidn transversal de la viga doble T (t = 0)

Y
2,50m
©

1,26 m 04zm

¢10 = 0,69943 m
1,80 m
e max = 1,10057 m €20 = 1,20057 m
/Q) h vaina =0,10 m
045 131m odom
Vaina (1) 0,15m Vaina (2) o1om

(Fuente: Elaboracion propia).
A= 0,88 m? x 10.000 = 8.800 cm?

Eje de referencia para el calculo del centro de gravedad de la seccion transversal de la

viga: X

v" Teorema de Steiner:

Las areas y los momentos de inercia de las figuras componentes de la seccion

transversal doble T son:

El patin superior es rectangular:

EN

ht=1,90m

_ X
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A=bxh
b x h3
=7
Las almas corresponden a 1 seccion rectangular y 2 triangulares:
A b x h - b x h3
2 ot 36

Distancia vertical desde el eje X al centro de gravedad de cada seccion: yi
lo=2 (li + Ai x di®)



Cuadro 33: Seccidn transversal de la viga doble T (t = 0)

Seccion (cm) Yi di=y-vyi

NG Ai (cm?) Ai x yi (cm?) li (cm?) Ai x di? (cm?) li + Ai x di? (cm?)

bxh (cm) (cm)
1 250 x 10 2.500 185 462.500 - 64,943 | 20.833,333 | 10.543.983,123 10.564.816,456
2 15 x 180 2.700 90 243.000 30,057 7.290.000 | 2.439.242,772 0.729.242,772
3 15 x 180 2.700 90 243.000 30,057 7.290.000 | 2.439.242,772 0.729.242,772

b xh

2
4 w 225 120 27.000 0,057 405.000 0,731 405.000,731
5 w 225 120 27.000 0,057 405.000 0,731 405.000,731
6 w 225 120 27.000 0,057 405.000 0,731 405.000,731
7 w 225 120 27.000 0,057 405.000 0,731 405.000,731
Z (Aixyi) =
Ao = 8.800 cm? lo = 31.643.304,924 cm*
1.056.500 cm?®

(Fuente: Elaboracion propia).

vee
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Primer momento estatico del area de la seccion: X (Ai X yi) =Q
Distancia del centroide de la seccion transversal (Centroide del H°) a la fibra inferior:

Y(Ai xXy;) 1.056.500 cm®
A,  8.800cm?

y= = 120,057 cm = ¢; = €39 = Yinferior

Primer momento estatico del area de la seccion: X (Ai X yi) =Q

Distancia del centroide de la seccion transversal (Centroide del H°) a la fibra inferior:

Y(A; Xy;) _ 1.056.500 cm?
A,  8.800cm?

Distancia del centroide a la fibra superior:

y= = 120,057 cm = ¢; = C39 = Yinferior

€1 =ht-c2=190 cm - 120,057 cm = 69,943 cm = C10 = Ysuperior
emax = C2 - hvaina = 120,057 cm - 10 cm = 110,057 cm = eo (En centro luz).
Eficiencia de la seccién:

, I 31.643.304,924 cm*
(r) _ Ao _ 8.800 cm”
Ysuperior X Yinferior ~ Ysuperior X Yinferior 69,943 cm X 120,057 cm

Q=
= 0,428

v' Célculo de las propiedades geométricas (t = o) de las vigas de H°
preesforzado con armaduras postesas:

v Calculo del factor del ancho tributario de la seccién compuesta:

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f’c = 250 kg/cm?

E¢losa = 15.100 x y/f. = 15.100 x /250 kg/cm? = 238.751,963 kg/cm?
Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f’c = 350 kg/cm?

Ecviga = 15.100 X /f'c = 15.100 x /(350 kg/cm?) = 282.495,133 kg/cm?

_ Eclosa _ 238.751,963 kg/cm?
Ecviga 282.495,133 kg/cm?

= 0,845

Ancho tributario de la seccion simple: be 10sa = 2,8 M
bo losa = N X be losa — 0,845 X 2,8 m= 2,366 m
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Figura 79: Seccion transversal de la viga doble T (t = o)

Y
T bo losa = 2,366 m
T 1
T 1
= | (1) 250m |
hlosa=0,18 m } €D) = yblero =009 m
010m [©) )
% 126m 042m €l =0,62198 m
——— =N - - - — = — — = 2 B N N | | _ _ _ EN
ht=2,08 m
180m htviga=1,90 m
emax = 1,35802 m 20 = 1,45802 m
/Q> hvaina=0,10 m
A v 7 il | _ X
1,31m 0,45m
Vaina (1) 015m Vaina (2) 015m

(Fuente: Elaboracién propia).
A:=1,30588 m? x 10.000 = 13.058,8 cm?
Eje de referencia para el calculo del centro de gravedad de la seccion transversal de la
viga: X
v Teorema de Steiner:

Las areas y los momentos de inercia de las figuras componentes de la seccion
transversal doble T son:

El patin superior es rectangular:

A=bxh
b x h3
==
Las almas corresponden a 1 seccion rectangular y 2 triangulares:
b X h
A=—3

b x h3
li=—35




Distancia vertical desde el eje X al centro de gravedad de cada seccion: yi
lo=2 [li + Ai x (di)?]

Cuadro 34: Seccion transversal de la viga doble T (t = o)

Seccion o
-y
ol em) A (cm?) yi (cm) A x yi (cm?) YT em® A @) em?) |+ A x (di)? emd)
(cm)
(b x h)
12366~ 18 1.758,8 199 8475012 T53198 | 114.987.6 | 12.052.519,856 | 12167507456
2 | 250 x 10 2500 185 462500 T39.198 | 20.833,333 | 3.841.20801 |  3.862.041,343
3 | 15 x 180 2.700 90 243,000 55802 | 7.290.000 | 8.407.430,651 |  15.697.430,651
4| 15 x 180 2700 30 243,000 55802 | 7.290.000 | 8.407.430,651 |  15.697.430,651
bxh
2
6 mZﬂ 225 120 27.000 25802 | 405.000 | 149792221 554792221
7 Z'SZﬂ 225 120 27.000 25802 | 405.000 | 149792221 554792221
8 Z'SZﬂ 225 120 27.000 25802 | 405.000 | 149792221 554792221
9 “Zﬂ 225 120 27.000 25802 | 405.000 | 149792221 554792221

A =13.058,8 cm?

T (Aixyi) =

loo =
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li + Ai x (di)? (cm?)

Seccion d=vv
N© (cm) Ai (cm?) yi (cm) Ai x yi (cm?3) Yy li (cm?®) | Aix (di)? (cm?)
b xh) (cm)
1.904.001,2 cm?®

49.643.578,985 cm*

(Fuente: Elaboracion propia).
Primer momento estatico del area de la seccion: X (Ai X yi) =Q
Distancia del centroide de la seccion transversal (Centroide del H°) a la fibra inferior:

__X(Ajxy)  1.904.001,2 cm®
Y =""A, 13.0588cm?

Distancia del centroide a la fibra superior:

C1=ht-c2= 208 cm - 145,802 cm = 62,198 cM = C10 = Ysuperior

= 145,802 cm = C; = C200 = Yinferior

emax = C2 - Nvaina = 145,802 cm - 10 cm = 135,802 cm = e (En centro luz).

Eficiencia de la seccion:

, I 49.643.578,985 cm*
r A 2
Q= (r) _ B _ 13.058,8 cm — 0,419
Ysuperior X Vinferior Ysuperior X Vinferior 62,198 cm x 145,802 cm

8¢¢
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v" Célculo de la resistencia caracteristica el dia del tesado:

Se va a tesar cuando se obtenga una resistencia de 70 %.
Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f’c = 350 kg/cm?
i =0,7 x ¢ = 0,7 x (350 kg/cm?) = 245 kg/cm? (No debe ser < a 245 kg/cm?).

v’ Calculo del esfuerzoadm a la traccion (t = 0) (El dia de la transferencia):

fy = 0,8 X /f’; == 0,8 X /(245 kg/cm?) = 12,522 kg/cm? = f,
v' Célculo del esfuerzoadm a la compresion (t = 0) (El dia de la transferencia):
fei = 0,6 x f'ii = 0,6 x (245 kg/cm?) = 147 kglem? = feo

v’ Célculo del esfuerzoadm a la compresion (t = o) (Servicio - cuando han

ocurrido todas las pérdidas):
s = 0,45 x f'c = 0,45 x (350 kg/cm?) = 157,5 kg/cm? = fexs

v’ Calculo del esfuerzoadm a la traccion (t = ) (Servicio - cuando han ocurrido

todas las pérdidas):

fos = 1,6 X /f’c = 1,6 X /(350 kg/cm?2) = 29,933 kg/cm? = f,,,

v’ Calculo de la fuerza de preesforzado:
- Esfuerzos en las fibras extremas (Inecuaciones de condicién):

- Esfuerzo en la fibra traccionada (t = 0) (Estadio 2):

fii =12,522 kg/cm?

Mpp: Mo = 34.716.825 kgcm
€10 =69,943 cm

lo = 31.643.304,924 cm*

eo = 110,057 cm

Ao = 8.800 cm?

My X 19 n (Py Xeg) Xcip Py

£, =
10 I I Ao
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Mo X ¢ (PpXep) Xcyg Py
+ - =fy

Iy Iy A
+(Poxeo) ><C10_&

<fy
I AO_“+ I,

eOXClo) 1 M, X cq9
Py X ——| <ty +——
0 [(+ Iy AO_“+ I,
My X ¢
[fa+ (o520
< 0

R -5

[(12'522 kg ) N (34.716.825 kgem X 69,943 cm )]

cm? 31.643.304,924 cm* ,
(¢ LO0STam X 69543 ) 13- ° Fo < 688.570,065 kg
31.643.304,924 cm? 8.800 cm?

Py <

- Esfuerzo en la fibra comprimida (t = 0) (Estadio 2):
fei = 147 kg/cm?
Mep: Mo = 34.716.825 kgem
C20 = 120,057 cm
lo = 31.643.304,924 cm*
eo = 110,057 cm

Ao = 8.800 cm?
Mo X o (PgXeg)Xcyo Py
0 0 0
M, X c P, Xey) XcC P
n 0 zo_(o 0) 20__0ZfCi
Iy Iy Ag
Py, X X P M, X
_( o X €p) CZO——Ochi— 0 X Czo
Iy 0 Iy
ey XC 1 M, X c
(- 5) - -
Iy Ag Iy
[fer = (F27,22)] [ e = (Fo )]
Py = y

~ Py <
=52 -g) [0 -4



34.716.825 kgcm X 120,057 cm
2 )
[( 147kg/em”) — ( 31.643.304,924 cm® )]

[( 110,057 cm x 120,057 Cm) 1 ]
31.643.304,924 cm* 8.800 cm?

« Py <524.694,711 kg

P, <

- Esfuerzo en la fibra comprimida (t = o) (Estadio 4):

fes = 157,5 kg/em?

Mep: Mo

Momento por las cargas permanentes adicionales: Mg
Mcv: ML

Mt Mt = Mo + Mg + ML = 45.821.284,5 kgcm

C1o = 62,198 cm

l» = 49.643.578,985 cm*

n=0,75

€= 135,802 cm

A = 13.058,8 cm?

Mr X Cioo (MXPyXew)XCio MXPy

floo = - I I A = (_ fcs)
Mp X Cloo (MXPyXew)XcCio MXPy
— — > (—f,
» > = ()
X Py X eyw) X Cien X P, Mt X C1o0
M 0 ) 10 M 02(—fcs)+ T 1
lo Ay I
N X €y X Cioo n Mt X €10
pox [(# 1B X 1) ] gy Mr X
I Ay I
Mt X C100 Mt X C10
|- ) + ()] |- + (=)
POZ 1ﬂlxeooxcloo n POZ €w X Clwo 1
(+1 =) - E] tnx|(+2=22) - )
45.821.284,5 kgcm X 62,198 cm
[( 157,5 kg/cm?) + ( 45.643558,055 o )]
P, > '

{075 % |(+ 1345}98.(6)42}3?.?7;968251c9r:134cm) 13.0581,8cm2]}

Po>-1.426.277,975 kg
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- Esfuerzo en la fibra traccionada (t = o) (Estadio 4):

fis = 29,933 kg/cm?

Mepp: Mo

Momento por las cargas permanentes adicionales: Mg
Mcv: ML

Mt Mt = Mo + Mg + ML = 45.821.284,5 kgcm

Cox = 145,802 cm

l» = 49.643.578,985 cm*

n=0,75

e = 135,802 cm

A, = 13.058,8 cm?

Mr X €0 (M XPyXew) XCee MNXP

foe = I B I A =l
M X Ceo (MXPyXew)XCree MNXP ¢
Iy, I, A, ~0©
(MXPyXew) XCw MNXP Mt X Cpoo
— — S s ————————
I Ay I
T] X € X C200> T] ] MT X CZoo
Ppx|[-———m—22) - —| < fr, - ——=
0 [( I, Al I,
(M1 X 6w _ (M1 X0
[ - (FI22)] [f = (o722

Py < # Py <
e - (o) )

45.821.284,5 kgcm X 145,802 cm
2 _ ) )
N [(29'933kg/ om®) ( 49.643.578,985 cm® )]

P, >
{075 % |(~ 135&%(.)6246;15;8?;85é8c0n214cm )- 13.0581,8 =)

~ Py >293.472,853 kg

v Fuerza de preesforzado inicial:
- t=0 (Estadio 2):

Po < 688.570,065 kg
Po <524.694,711 kg
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- t=oo (Estadio 4):
Po>-1.426.277,975 kg
Po > 293.472,853 kg

Figura 80: Fuerza de preesforzado inicial

- 1.426.277,975 kg 293.472,853 kg 524.694,711 kg

[ \ 7 )
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688.570,065 kg

”

\
0

(Fuente: Elaboracion propia).

Cs: [293.472,853 g, 524.694,711 kg[

Figura 81: Fuerza de preesforzado inicial

F z

293.472,853 kg 524.694,711 kg

(Fuente: Elaboracién propia).

Didmetro comercial de 1 Torén: ¢ =0,5"’
v Calculo del esfuerzoadm:

Esfuerzo Gltimo del acero de preesforzado: f,, = 18.980 kg/cm? (G - 270 ksi)
Esfuerzoadgm: faam = 0,74 x fpu = 0,74 x (18.980 kg/cm?) = 14.045,2 kg/cm?

v" Calculo de la fuerza de peesforzado por toron:

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?
Esfuerzoadgm: faam = 14.045,2 kg/cm?

Fuerza de peesforzado por Torén: Pt = At x fagm = 0,987 cm? x (14.045,2 kg/cm?) =

13.862,6124 kg
v" Célculo del NOorones:

Pumin = 293.472,853 kg
Pr = 13.862,6124 kg

\e _ P _293472853kg . o .
toromes ™ p . T 13.862,6124kg T TT
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Pmax = 524.694,711 kg
Pr = 13.862,6124 kg
o _ | _ 524.694,711 kg _ e
N'torones - PT - 13.862,6124 kg - 37,85-~N T — 38

Se considera: 30 T 0,5”” .. N°ainas = 2 de 15 Torones c/u.

v' Célculo de la fuerza de peesforzado inicial:

N°7T considerado = 30 T

Pt =13.862,6124 kg

Po = NO7 considerado X Pt =30 x 13.862,6124 kg = 415.878,372 kg/1.000 = 415,878 ton
Se considera: Po = 416 ton x 1.000 = 416.000 kg

v’ Célculo de la fuerza de peesforzado final o efectiva:

n=0,75
Po = 416 ton
Pr=m x Po=0,75 x 416 ton = 312 ton x 1.000 = 312.000 kg

- Verificacion:

Po = 416.000 kg

N°T considerado = 30 T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Ap = N7 consigerado X At =30 T x 0,987 cm? = 29,61 cm?

_ P, 416.000 kg

A = m = 14.049,308 kg/sz

o
p

Esfuerzo Gltimo del acero de preesforzado: fo, = 18.980 kg/cm?

o 14.049,308 kg/cm?
— = =0,74 . 0 = 0,74 X fpu

fou 18.980 kg/cm?

o =0,5 x fou — No se debe tesar a un < esfuerzo porque se debe garantizar el cortante.

o = 0,74 X fpu > 0,5 X fpu

v" Verificacion de los esfuerzosadm:
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- Esfuerzos en las fibras extremas (Inecuaciones de condicion):

- Esfuerzo en la fibra traccionada (t = 0) (Estadio 2) (Transferencia):

fi = 12,522 kg/cm?

Mpp: Mo = 34.716.825 kgcm
C10 = 69,943 cm

lo = 31.643.304,924 cm*

Po = 416.000 kg

€0 = 110,057 cm

Ao = 8.800 cm?

MOXC10+(P0X60)XC10_&

f.
I I 0o

34.716.825 kgcm X 69,943 cm
31.643.304,924 cm*

N (416.000 kg x 110,057 cm) X 69,943 cm  416.000 kg
31.643.304,924 cm* 8.800 cm?

< 12,522 kg/cm?
fi0 = - 22,811 kg/em? < 12,522 kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra comprimida (t = 0) (Estadio 2) (Transferencia):

fei = 147 kg/cm?
Mep: Mo = 34.716.825 kgem
C20 = 120,057 cm
lo = 31.643.304,924 cm*
Po = 416.000 kg
eo = 110,057 cm
Ao = 8.800 cm?
Mo X'cz0 (Po X €9) X €29 R

fp0 = + U
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34.716.825 kgcm x 120,057 cm

fo0 = + 31.643.304,924 cm*
_ (416,000 kg X 110,057 cm) x 120,057 cm _ 416.000 kg _
31.643.304,924 cm* 8.800 cm?
— 147 kg/cm?

f20 = - 89,261 kg/cm? > - 147 kg/cm?
- Esfuerzo en la fibra comprimida (t = o) (Estadio 4) (Servicio):

fes = 157,5 kg/em?

Mee: Mo

Momento por las cargas permanentes adicionales: Mg
Mcv: ML

Mt Mt = Mo + Mg + ML = 45.821.284,5 kgcm
C1o = 62,198 cm

l» = 49.643.578,985 cm*

n=0,75

Po = 416.000 kg

€»= 135,802 cm

A = 13.058,8 cm?

Mr X Cloo (MXPyXew)XcCio MXPy

T I, A,
45.821.284,5 kgcm X 62,198 cm

lo = 49.643.578,985 cm*

(0,75 x 416.000 kg x 135,802 cm ) X 62,198 cm
+ 49.643.578,985 cm*

0,75 x 416.000 kg
~13.058,8 cm?

f10 = - 28,216 kg/cm? > - 157,5 kg/cm?

- fcs

floo =

> — 157,5 kg/cm?

- Esfuerzo en la fibra traccionada (t = o) (Estadio 4) (Servicio):

fis = 29,933 kg/cm?
Mep: Mo



238

Momento por las cargas permanentes adicionales: Mg
Mcv: ML

Mt Mt = Mo + Mg + ML = 45.821.284,5 kgcm

C2» = 145,802 cm

l» = 49.643.578,985 cm*

n=20,75

Po = 416.000 kg

e = 135,802 cm

A, = 13.058,8 cm?

Mr X €0 (M XPyXew) XCee MNXP

faeo = I I ~a =
. 45.821.284,5 kgcm X 145,802 cm
2o ™ 49.643.578,985 cm*

(0,75 x 416.000 kg x 135,802 cm ) X 145,802 cm
49.643.578,985 cm*

0,75 X 416.000 kg
13.058,8 cm?

f2e = - 13,756 kg/cm? < 29,933 kg/cm?

< 29,933 kg/cm?

v’ Calculo de la ecuacion del Mo (x):
Figura 82: Mo (x

MO (x)
<J—

q0 (x)

(0 x L)/2 26,00 m

(Fuente: Elaboracion propia).

Cargapermanente: qO = 3163,2 kg/m

(0 x L)2
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Qo XLXx qgXx?
2 2
_ 31,632kg/cm x 2.600 cm X x 31,632 kg/cm X x?
B 2 B 2

Mo (x) =

Mo () = 41.121,6 x X - 15,816 x X?
v Célculo de la ecuacion del Mt :

Figura 83: Mt (x

MT (x)
<

T

Ve cod

QT x L)2 26,00m @T x L)2

(Fuente: Elaboracién propia).
Cargapermanente: qT = 4032,657 kg/m

qr XLxx qpXxx2

M 40,32657 kg/cm X 2.600 cm X x  40,32657 kg/cm X x?
Te) T 2 N 2

Mt (o = 52.424,541 x X - 20,163285 x x>

v Calculo de las excentricidades permisibles para definir la trayectoria del
cable:
- t=0 (Estadio 2):

- Inecuacién 1:

fi = 12,522 kg/cm?

lo = 31.643.304,924 cm*

Po = 416.000 kg

C10 = 69,943 cm

Ao = 8.800 cm?

Mo (o = 41.121,6 x X - 15,816 x X2
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fy X1 I M
() () ()
Py X cq9 C10 X Ay Py
_ (12522 kg/em’® x 31.643.304,924 cm* 31.643.304,924 cm*
e = 416.000 kg X 69,943 cm 69,943 cm X 8.800 cm?

+

(41.121,6 x x — 15,816 X x2)
416.000 kg

- Inecuacién 2:

fei = 147 kg/cm?

lo = 31.643.304,924 cm*

Po = 416.000 kg

C20 = 120,057 cm

Ao = 8.800 cm?

Mo () = 41.121,6 x X - 15,816 x X?

f..x1 [ M
o <[~ (55 el (emm) * (5)
- l (147 kg/cm? x 31.643.304,924 cm“)l < 31.643.304,924 cm* )
ex) = |— -

416.000 kg x 120,057 cm 120,057 cm x 8.800 cm?

(41.121,6 X x — 15,816 X x2)
416.000 kg

- t=oo (Estadio 4):
- Inecuacion 3:
fes = 157,5 kg/em?
l» = 49.643.578,985 cm*
n=0,75
Py = 416.000 kg
C1o = 62,198 cm
A = 13.058,8 cm?
Mt (0 = 52.424,541 x x - 20,163285 x x?
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f..xI M
ex) = = ] + ( > T
(M X Py) X €100 C1oo X Aco (m X Py)

157,5 kg/cm? x 49.643.578,985 cm* 49.643.578,985 cm*
e (0,75 x 416.000 kg) X 62,198 cm 62,198 cm x 13.058,8 cm?

(52.424,541 x x — 20,163285 x x2)
(0,75 x 416.000 kg)

- Inecuacién 4:

fis = 29,933 kg/cm?

l = 49.643.578,985 cm*

n=0,75

Po = 416.000 kg

C2» = 145,802 cm

A, = 13.058,8 cm?

Mt (¢ = 52.424,541 x X - 20,163285 x X?

o2 - ) (o) e
=17\ x Py) X Cze0 czooxA (n X Py)

29,933 kg/cm? x 49.643.578,985 cm*
e (0,75 x 416.000 kg) x 145,802 cm

49.643.578,985 cm*
145,802 cm X 13.058,8 cm?

(52.424,541 x — 20,163285 x2)
(0,75 x 416.000 kg)

v Estimacion de las pérdidas de preesforzado instantaneas:
v Estimacion de la pérdida por friccion (Vaina y torones):

El tesado se ejecutara desde un solo extremo.

Se utilizan torones con fp, = 18.980 kg/cm? (Grado - 270 ksi) de 0,5°* (12,7 mm) de
didmetro constituidos por 7 alambres de acero de baja relajacion.

Se utilizara vainas metalicas que luego seran inyectadas.

En los torones de postesado:
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Para la trayectoria del cable:
Ppj = 416 ton

Ppi/2 = 208 ton

K =0,0015 rad/m

_ Luzcgicuto _ 26 m

Lpx = > > =13 m

Up = 0’2
v Calculo de la ecuacion de la trayectoria del cable:

foo=y=Axx2+Bxx+C
A=(0:0,1224)

B =(13; - 1,10057)

C = (26 0,1224)

- A

y=Axx?+Bxx+C
0,1224= A x (0)2+ B x (0) + C . C =0,1224

- B:

y=Axx?+Bxx+C
-1,10057 = A x (13)% + B x (13) +0,1224 = - 1,10057 = A x (169) + B x (13)
+0,1224 = 169 x A+ 13 x B +1,22297 =0

- C:

Yy=Axx?+Bxx+C
0,1224 = A x (26)% + B x (26) + 0,1224 = 0,1224 = A x (676) + B x (26) + 0,1224
=676 xA+26xB=0

{169><A+13 XB+1,22297 =0 [x (—2)]}
676 X A+26XxB =0

{—338><A—26XB—2,44594 = 0}
676 X A+26XB=0
338 X A—2,44594 =0
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A= 244594 = 0,007237
338
676 x A+26 x B=0= 676 x 0,007237 +26 x B=0 = 4,892212 + 26 x B=0
B= —% = —0,188162

Parabola A B C: y = 0,007237 x x? - 0,188162 x x + 0,1224

La pendiente en algin punto x:

tga =y’ =0,007237 x 2 x x - 0,188162 = 0,014474 x x - 0,188162

Para £ pequefios: tg o = o

x=0..tga=0,014474 x x - 0,188162 = 0,014474 x 0 - 0,188162 = - 0,188162 rad
= a1 =10,188162| rad = 0,188162 rad

X=13m .. tga =0,014474 x x - 0,188162 = 0,014474 x 13 - 0,188162 =

0,188162 rad - 0,188162 rad = a2 =0

Por lo tanto el Zentre A A Lc: o= a1+ a2 =0,188162 rad + 0 = 0,188162 rad = oupx

_ —(K X Lpx + X Qpx
pr_pije ( px + Hp X Cpx)
PpX = 208 ton X e—[(0,00lS rad/m) X 13m + 0,2 x (0,188162 rad)] — 196,4‘5 ton = Ptf

Pox _ 196,45 ton
Pyj/2  208ton

Pierdo =1 - 0,944 = 0,056 x 100 = 5,6 %
Para reducir la pérdida por friccion es posible sobretesar.

= 0,944

En el anclaje - < 0,8 x fpy
Sobreteso — 0,74 % fpy
Sobreteso — 0,75 x f,u (Recomendado).

Pero la pérdida por relajacion es >.
(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).
La peérdida por friccion que otros autores nos presentan significan el mismo efecto que

la ecuacién de Zia Paul (ACI 318 - 08) y son los sgtes.:
- Nilson Arthur:

PO — PXXe—(KXLX+|JX0()
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- PROTENDE:
P, = Py X e (X @ +Kx0)
- Subieta Otélora Alfonso:
f, = fy x e~ (WX O+ KX
- AASHTO LRFD:
Afyr = fpy x [1 — e ®xx+px 0]
v’ Estimacion de la pérdida por acortamiento elastico en el H°:

Tesado simultaneo: — 0
Tesado secuencial:

Para elementos con cables adherentes:

Figura 84: Pérdida por acortamiento elastico en el H®

AL A2

@
Po‘%{ @

13,00 m

(Fuente: Apuntes de puentes (CIV - 952)).
Para elementos postesados: Keir = 1
Tension en el H° a nivel del centro de gravedad de los elementos tensores producida
por la fuerza de tesado consideradas solamente las pérdidas por friccion y por
acunamiento de los anclajes: fcpi
Tension en el H a nivel del centro de gravedad de los elementos tensores debido al PP
y otras cargas presentes en el momento del preesforzado: fq

feir = Keir X fepi X fg

pi
Fuerza de preesforzado en los cables en la ubicacién critica del tramo luego de efectuar
las reducciones debidas a las pérdidas por friccion y en los dispositivos de los anclajes
pero antes de efectuar las reducciones debidas a ES, CR, SH y RE: Pp;

Esfuerzo Gltimo del acero de preesforzado: fo, = 18.980 kg/cm? (G - 270 ksi)

1 a2
2 o
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N°r=30T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Aps = Nt x Ar =30 T x 0,987 cm? = 29,61 cm?

Ppi = 0,74 x fou XAps = 0,74 x (18.980 kg/cm?) x 29,61 cm? = 415.878,372 kg =
416.000 kg = Po

Ac = Ao = 8.800 cm?

e =ep=110,057 cm

Ic = lo = 31.643.304,924 cm*

Momento flector debido al PP del elemento que esta siendo preesforzado y a cualquier
otra carga permanente que ya esta actuando en el momento de aplicar el preesforzado:
My

Carga permanente del elemento: CM:

Yro = 2.400 kg/m?®

Ao = 8.800 cm?

0o = yre X Ao = (2.400 kg/cm?®/1.000.000) x 8.800 cm? = 21,12 kg/cm

do X (LuZegicuo)? (21,12 kg/cm) X (2.600 cm)?
d = =
8 8
Tension de compresidn neta en el H® a nivel del centro de gravedad de los elementos

= 17.846.400 kgcm

tensores inmediatamente después de haberse aplicado la totalidad del preesforzado: fcir
P, Pyxe?\ Mgxe
I:cir = Keir X <AL;l + pllc ) - I,
416.000 kg N 416.000 kg X (110,057 cm)?
8.800 cm? 31.643.304,924 cm*

17.846.400 kgcm x 110,057 cm
31.643.304,924 cm*

Para elementos postesados: Kes = 0,5
Es = 1.950.000 kg/cm?

fcir =

= 144,44 kg/cm?

- Cemento FANCESA:
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Cemento Portland con Puzolana tipo IP - 40

CEMENTO REQUISITOS
ENSAYOS FISICOS Unid. | SUPERIOR IP - 40 | Segun NB 011
Tiempo inicial de fraguado (NB 063) hrs:min 2:52 mayor a 0:45
Tiempo final de fraguado (NB 063) hrs:min 4:48 menor a 10:00
ENSAYOS MECANICOS Unid.
NORMA NB 470 (ASTM C109)
) _ ) 3 dias MPa 21,0 mayor a 17
Resistencia a la compresion _
) 7 dias MPa 30,5 mayor a 25
en mortero normalizado a:
28 dias | MPa 41,2 mayor a 40
(Fuente: Cemento FANCESA).
Figura 85: Cemento FANCESA (Resistencias a compresion)
Resistencias a compresién vrs. edad
45 |
|
~ 40 L 1 28:41.2
o e
2
35
S — ) 28,133,7
4 7,305
5 30 //T' ;
8 /™ 26
c 25 / '
§ / .")1
q:_) 20 I I
k%) Y 4
.5 g. , ’I
€ 15
10
0 5 10 15 20 25 30
Edad (Dias)
=C=CEMENTO LIDER IP-30
—=—CEMENTO SUPERIOR IP-40

(Fuente: Elaboracion propia).

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f°c = 35 MPa = 350 kg/cm?
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Resistencia caracteristica del H° el dia del tesado (No debe ser < a 245 kg/cm?): f¢i =
24,5 MPa = 0,7 x (350 kg/cm?) = 245 kg/cm?
El dia del tesado a los 7 dias: f*ci = 30,5 MPa = 305 kg/cm?

E¢; = 15.100 x 4/f; = 15.100 X /(305 kg/cm?) = 263.710,162869 kg/cm?

f .
ES = Ko X Eg X —
ci
144,44 kg/cm?

§ =0,5% (1.950.000 kg/cm )X263.710,162869kg/cm2

= 534,029 kg/cm?

(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).
Acortamiento elastico en el H°:

f
Afs elastico = Es X E—C =nXf,

fe
E.=—
S EC
AL_F><L_P><L
T ExA ExA
(P/2) x L
AL, = ————
2 ExA

fou = 18.980 kg/cm?
faam = 0,74 x fp, = 0,74 x (18.980 kg/cm?) = 14.045,2 kg/cm?
LuzZcalcuo =26 m =L
Es = 1.950.000 kg/cm?
_oxL figm XL
Eg Eg
_ (14.045,2 kg/cm?) x 2.600 cm
(1.950.000 kg/cm?)
Po = 416.000 kg = P
LuZesicuo =26 m =L
Eci = 263.710,162869 kg/cm? = Ec
Ao =8.800 cm? = A

AL = PxL (416.000 kg/2) x 2.600 cm
P E.xA.  (263.710,162869 kg/cm?) x 8.800 cm?

= 18,727 cm (Alargamiento del acero)

= 0,233 cm
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_Px (L—AL,) _ (416.000 kg/2) x (2.600 cm — 0,233 cm)

Al = A = (263710162869 kg/cm?) x 8.800 cm? /233 em
Long. que ha perdido el torén 1.
L#1 =L - AL2=2.600 cm - 0,233 cm = 2.599,767 cm
Lr,=L-0=2.600cm-0=2.600cm
La FoPo que ha perdido el torén 1: Es lo que se ha acortado el acero.
L= FXL _ P X L
Es XA EgXxXA
ALXE; P
L A °
Af, = (0,233 cm X 1)2253.2::10.000 kg/cm?) — 174,75 kg /cm?
Af, = o _ 174,75 kg/cm? — 1244 %
foam  14.045,2 kg/cm?
‘- (0,233 cm X 2) X (1.950.000 kg/cm?) — 3495 kg/cm?

2 2.600 cm
Af, - Afy = 349,5 kg/em? - 174,75 kglem? = 174,75 kg/cm? = 0 % (No ha perdido nada).
Af1 = fagm - (174,75 kg/cm?) = 14.045,2 kg/cm? - 174,75 kg/cm? = 13.870,45 kg/cm?
NC%orones: N°T =30 T
Area de 1 torén: At = 0,987 cm?
P1 = (13.870,45 kg/cm?) x N°r x At = (13.870,45 kg/cm?) x 15 T x 0,987 cm? =
205.352,012 kg
Afy = faam - 0 = (14.045,2 kg/cm?) - 0 = 14.045,2 kg/cm?
P, = (14.045,2 kg/cm?) x N°r x At = (14.045,2 kg/cm?) x 15 T x 0,987 cm? =
207.939,186 kg
30T0,5 . Po=30 % 0,987 cm? x (14.045,2 kg/cm?) = 415.878,372 kg =
416.000 kg
P >(P, +P) _ 205.352,012 kg + 207.939,186 kg _ 413.291,198 kg

P, P 416.000 kg ~ 416.000 kg
=99,349 %
Luego de la Fo Po por acortamiento elastico — P = 100 % - 99,349 % = 0,651 %
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(Referencia: NILSON Arthur H., “Disefio de estructuras de concreto”, duodécima edicion, editorial

McGRAW - HILL INTERAMERICANA S. A., Santafé de Bogota - Colombia, 1999).

v Estimacion de la pérdida por deslizamiento de los anclajes, acufiamiento,

penetracion de las cufias, deslizamiento o hundimiento en los anclajes:

Figura 86: Diagrama de tension del acero cuando teso de los 2 lados

fo|  Antes del anclaje

£'0[ Después del anclaje S - E—

(Fuente: “Hormigbn pretensado ”, Subieta Otdlora Alfonso, Ing. civil UMSA, La Paz - Bolivia, mayo
de 2000).

Figura 87: Diagrama de tension del acero si teso por 1 solo lado

f'o

(Fuente: “Hormigbn pretensado ”, Subieta Otdlora Alfonso, Ing. civil UMSA, La Paz - Bolivia, mayo

de 2000).
Figura 88: 1° caso (x <L)
T
10 fx Lc
Wiz 2 — "
oL_—— — e i
X W T itmp

(Fuente: “Hormigbn pretensado”’, Subieta Otdlora Alfonso, Ing. civil UMSA, La Paz - Bolivia,
mayo de 2000).

Por la Ley de Hooke:

ngxEs

AL
GzTXES

- Ecuacion 1:
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t, AL
2 x
Por geometria (Relacion de triangulos):
Afpr  ty/2
L X

- Zia Paul (ACI 318 - 08):

P

o = ij % e—(K X Lpx + Hp X px)

- AASHTO LRFD:

Afpr = fpj X [1 — e"xx+ux )]
ij — PPX — E % [1 _ e—(Kxx+u><oc)]
Ap Ap

- De la ecuacion 2:

Pérdida por friccion: Afp

th XX Afye
2 L
Igualando con la ecuacion 1:
% % E, = X XLAfpf
La profundidad de la influencia de la pérdida por acufiamiento: x

Long. del cable: L

AL x L X Eq
X= |——F/——
Afy¢
Péerdida por acufiamiento: Afpa
2 X X X Af
Mgy =t = 0t

Pendientes iguales y opuestos: + i
Tension a medio cable en la etapa inicial: fm

Tension a medio cable en la etapa final o permanente: fmp
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Variables: th A X

Segun la Ley de Hooke:

o=¢X Es
AL
£T 1
- Ecuacion 1:
h /2
x E,
th X X
hxE,=———=5
Por semejanza de triangulos:
- Ecuacion 2:
th/2 b
x L'
th_hXEa_Xth
2 x L

Distancia hasta donde llega el efecto del hundimiento: x
Hundimiento en los anclajes (6 mm a 8 mm para torones): h
Ea = 1.950.000 kg/cm?

Distancia de un extremo al eje de simetria de una viga: L’

Py = 196,45 ton
’h X E; x L'
X = —
te

Pérdidas por hundimiento en los anclajes: tn
2xXxhXE,

th =
X

(Referencia: “HormigOn pretensado”’, Subieta Otdlora Alfonso, Ing. civil UMSA, La Paz - Bolivia, mayo
de 2000).

Deslizamiento en los anclajes:
fou = 18.980 kg/cm?
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faam = 0,74 x fp, = 0,74 x (18.980 kg/cm?) = 14.045,2 kg/cm? =
LuZesiculo =26 m =L
Modulo de elasticidad del acero de refuerzo: Es = 1.950.000 kg/cm?

AL = 0% L (14.045,2kg/cm?) x 2.600 cm
 Eg (1.950.000 kg/cm?)

Se considera 2 anclajes 19 MTC 12,7 — AL = 6 mm (Manual de PROTENDE)
AL¢=-6 mm
ALs = AL - AL =18,727 cm - 0,6 cm = 18,127 cm

E X AL¢
Of = L

AL¢ 18,127 cm )
Afs,deslizamiento = T X ES = m X (1950000 kg/Cm )

= 18,727 cm

= 13.595,25 kg/cm?

(13.595,25 kg/cm?)
Afs geslizamiento = (14.045,2 kg/cm?)

Afs, deslizamiento = 100 % - 96,796 0% = 3,204 %

(Referencia: NILSON Arthur H., “Disefio de estructuras de concreto”, duodécima edicion, editorial

McGRAW - HILL INTERAMERICANA S. A., Santafé de Bogoté - Colombia, 1999).

=96,796 %

v Estimacion de las pérdidas de preesforzado diferidas:

v Estimacion de la pérdida por flujo plastico o fluencia lenta en el HO:

Para elementos postesados:
Kcr = 1,6
Es = 1.950.000 kg/cm?

- Cemento FANCESA:

Cuadro 36: Cemento Portland IP - 40 Superior

Cemento Portland con Puzolana tipo IP - 40

CEMENTO REQUISITOS
ENSAYOS FISICOS Unid. | SUPERIOR IP - 40 | Segun NB 011
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Tiempo inicial de fraguado (NB 063) hrs:min 2:52 mayor a 0:45
Tiempo final de fraguado (NB 063) hrs:min 4:48 menor a 10:00
ENSAYOS MECANICOS Unid.
NORMA NB 470 (ASTM C109)
) _ _ 3 dias MPa 21,0 mayor a 17
Resistencia a la compresion _
_ 7 dias MPa 30,5 mayor a 25
en mortero normalizado a:
28 dias | MPa 41,2 mayor a 40
(Fuente: Cemento FANCESA).
Figura 89: Cemento FANCESA (Resistencias a compresion)
Resistencias a compresion vrs. edad
45 |
|
~ 40 — 1 28; 41,2
o ——
e
35
5 — O 28, 33,7
g 30 _~7,30,5
E e
8 /T 26
c 25 a —
§ / .’14
qc) 20 \ el
7z} Y 4
.7) g. , ’I
€ 15
10
0 5 10 15 20 25 30
Edad (Dias)
== CEMENTO LIDER IP-30
—=—CEMENTO SUPERIOR IP-40

(Fuente: Elaboracion propia).

Para pérdidas diferidas:

A los 28 dias: f'ci = 41,2 MPa = 412 kg/cm?

E. = 15.100 x /f. = 15.100 x /(412 kg/cm?) = 306.496,525 kg/cm?

Tension de compresion neta en el H® a nivel del centro de gravedad de los elementos

tensores inmediatamente después de haberse aplicado la totalidad del preesforzado: fcir
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feir = 144,44 kg/cm?
Momento flector debido a todas las cargas permanentes sobrepuestas que se aplican al

elemento una vez que ha sido preesforzado: Mgs
v' Célculo de la cargapermanente 2CCESOrioS:

Cargagermanente accesorios = Cargalosa + Cargacapa de rodadura + Cargaacera + Carganordilo
+ Carganarandado = 3.153,6 kg/m + 1.204,5 kg/m + 720 kg/m + 432 kg/m
+ 251,87 kg/m = 5.761,97 kg/m = qp
LUZcalculo =26 M
_ qp X (LuZegicuto)® Mo = (5.761,97 kg/m) X (26 m)?

My = =
ds 8 D 8

= 486.886,465 kgm

€ = e« = 135,802 cm
lc = 1 = 49.643.578,985 cm*
Tension en el H° a nivel del centro de gravedad de los elementos tensores debida a

todas las cargas permanentes que se agregan luego del tesado: fcds
Mgs X e 48.688.646,5 kgem x 135,802 cm

feas = — 133,19 kg/cm?
o Ic 49.643.578,985 cm* 33,19 kg/cm

ES

CR = K, X £ X (feir — fegs)
C
1.950.000 kg /cm?
CR=1,6 X X [(144,44 k 2) _ (133,19 k 2
306,496,525 kg/em? ¢ g/cm?) — ( g/cm?)]

CR =114,52 kg/cm?
(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).

v Estimacion de la pérdida por contraccion en el He:

Sitesoalos 7 dias: Ksp =1
Es = 1.950.000 kg/cm?

Vv
SH = 8,2 X 1076 x Kgp, X Eg X (1 — 0,06 X §> X (100 — RH)
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Relacion volumen - superficie generalmente se toma como el area bruta de la seccion
transversal del elemento de H° dividida por su perimetro: V/S

A = A =8.800 cm?

P =12,3007 m x 100 = 1.230,07 cm

V_AxL _ 8800cm?
S™ PxL 1.230,07 cm

Humedad relativa ambiente media alrededor del elemento de H: RH=70% - 75 % —

= 7,154 cm

Promedio (En Tarija).
SH=8,2%107% x 1 x (1.950.000 kg/cm?) x (1 — 0,06 X 7,154 cm)
x (100 — 72,5 %) = 250,977 kg/cm?
(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).

v Estimacion de la pérdida por relajacion en el acero:

Para torones de acero de baja relajacion (Grado - 270 ksi):

_ 0,07031 kgs/cm?
K. = 5.000 psi (Ib¢/plg?) X Tpsi = 351,55 kg¢/cm?

J=0,04
SH = 250,977 kg/cm?
CR =114,52 kg/cm?
ES = 534,029 kg/cm?

£

pi
P 074
: 0,7

pu
Torones de baja relajacion: C = 0,95

RE = [Kre—J % (SH + CR+ ES)] x C

RE = [(351,55 kgr/cm?) — 0,04 x (250,977 kglcm? + 114,52 kg/cm?

+ 534,029 kg/cm?)] x 0,95 = 315,569 kg/cm?

La retraccion del H°, la fluencia del H® y la relajacion del tordn ocurren juntas.
A > tension ocurre > relajacion.

(Referencia: Zia Paul (ACI 318 - 08)).

Cuadro 37: Estimacion de las Pérdidas de Preesforzado
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HC preesforzado con

Pérdidas
armaduras postesas
Friccion (Vaina y torones) 5,6 %
Instantaneas | Acortamiento elastico en el H° 0,651 %
_ _ 9,455 %
Acufamiento, penetracion de  cufias,
N - . 3,204 %
deslizamiento o hundimiento en los anclajes
o Flujo plastico o fluencia lenta en el H° 6,33 %
Diferidas -
Contraccion en el H° 7,2% 17,63 %
Relajacion en el acero 4,1 %
¥ =27,085 % > 25 %

(Fuente: Elaboracion propia).
v Disefio a cortante:

Los esfuerzos de tension diagonal en una viga de H° preesforzado sometida a cargas de
servicio, son considerablemente < que en una viga de H° reforzado de las mismas

caracteristicas. Esto se debe esencialmente a 2 factores:

1. La combinacién de esfuerzos longitudinales de compresion y de esfuerzos
cortantes.

2. Las pendientes de los torones; esta pendiente es tal que produce un cortante Vp
por las fuerzas de preesfuerzo, en direccion opuesta a la del cortante generado

por la carga: “Contracortante”.

Fuerza de preesforzado efectivo en la seccion considerada: Pe

Pendiente del cable en la seccion considerada: 6

Vp =Pe X sen a

Con cargas cercanas a la falla, una viga preesforzada se encuentra fisurada y se
comporta en forma muy parecida a una viga corriente de H° A° 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
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pues a una reduccion pequefia de los esfuerzos de compresion y un aunmento de los
cortantes (Que ocurre cuando la viga se sobrecarga) producird un incremento
desproporcionado en la tension principal resultante. Por estas razones en vigas
preesforzadas es necesario basar el disefio en cargas mayoradas en vez de realizarlo
con cargas de servicio.

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

El factor de reduccidn de resistencia para el cortante debe ser: ¢ = 0,75

Es laresistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto antes de la aparicion
de las fisuras: V¢

Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante: Vs
v' Célculo de la resistencia nominal al cortante: Vn

Es la resistencia nominal al cortante calculado mediante: Vy
Vih=Vc+ Vs

Es la fuerza cortante mayorada en la seccidn considerada: Vy
@ x Vi >V, 0 @ x(Ve+Vs)>Vy

Fuerza cortante que resiste el concreto:

En elementos preesforzados se presentan 2 tipos de agrietamiento inclinado:

1. Agrietamiento de cortante por flexion

2. Agrietamiento por cortante en el alma

El agrietamiento de cortante por flexion se inicia con un agrietamiento por flexion, para
un esfuerzo nominal V.. Cuando se produce el agrietamiento por flexion, se
incrementan los esfuerzos cortantes en el concreto arriba de la fisura. La fisura de
cortante por flexion 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
tension 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.

El agrietamiento por cortante en el alma empieza en un punto interior del elemento,
para un cortante nominal Vew, cuando los esfuerzos principales de traccion exceden la

resistencia a traccion del concreto, y luego se propagan diagonalmente tanto hacia
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arriba como hacia abajo, se presentan a menudo en vigas de almas delgadas sometidas
a altas fuerzas de preesfuerzo.

Como el objetivo del disefio es evitar el agrietamiento diagonal; la resistencia nominal
a cortante proporcionada por el concreto, Vc, se supone igual al menor de los valores:
Vei Y Vew.

v Calculo de la resistencia nominal al cortante proporcionada por el
concreto antes de la aparicion de las fisuras: V¢

v Calculo del cortante de agrietamiento por cortante y flexion: Vi

Resistencia caracteristica del H a los 28 dias: f°¢c = 350 kg/cm?

Anchoaima: bw =40 cm

Alturat viga: h=1,9m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,8xh=0,8%x19m=152m

Fuerza cortante en la seccion debido a la carga muerta no mayorada (Cortante;
producido por el PPyiga, sin coeficiente de carga): Vg

Yro = 2.400 kg/m?®

Aviga = 0,88 m?

PPyiga = Yo X Aviga = 2.400 kg/m® x 0,88 m? = 2.112 kg/m = qo

_qoxL _(2112kg/m) X 26 m
d="5 = >
Fuerza cortante mayorada en la seccién, debido a cargas aplicadas externamente

= 27.456 kg

(Fuerza cortante mayorada debida a las cargas muertas y vivas superpuestas) que se
presentan simultdneamente con Mmax: Vi

Vu = 106.649,515 kg

V4 = 27.456 kg

Vi =V, - Va = 106.649,515 kg - 27.456 kg = 79.193,515 kg

Momento que produce fisuracion por flexion en la seccion debido a las cargas aplicadas
externamente: Mcre

Momento de inercia de la seccion con respecto al eje que pasa por el centroide: lg =
31.643.304,924 cm* = |
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Distancia desde el eje centroidal de la seccidn total a la fibra extrema en traccion, sin
considerar el refuerzo (En nuestro caso C2): yt = €20 = 120,057 cm =2

Esfuerzo de compresion en el concreto debido Unicamente a la fuerza efectiva del
preesforzado (Despues de que han ocurrido todas las pérdidas de preesforzado) en la
fibra extrema de una seccion en la cual los esfuerzos de traccién han sido producidos
por las cargas aplicadas externamente, (En vigas simplemente apoyadas la fibra
extrema es la interior): fpe

Po = 416.000 kg

n=0,75

ex=135,802cm=e

C2 = 145,802 cm =¢»

l.» = 49.643.578,985 cm* = |

A-=13.058,8cm?=A

I A
| (416.000 kg x 0,75) x 135,802 cm X 145,802 cm
pe ™ 49.643.578,985 cm*

(416.000 kg X 0,75)
13.058,8 cm?

foe = |- 148,332 kg/cm?| = 148,332 kg/cm?

Esfuerzo debido a la carga muerta (PP) no mayorada en la fibra extrema de una seccion

f

P.XeXc, P
O

en la cual el esfuerzo de traccion es producido por cargas externas (En vigas
simplemente apoyadas, la fibra extrema es la inferior): fg
Momento el por PP: Mo = 34.716.825 kgcm

M, X ¢,

fd == |+

34.716.825 kgcm X 120,057 cm
31.643.304,924 cm*
= 131,718 kg/cm?

1
M, = (}7) x [1,6 X Ve + fpe — £

t

= 131,718 kg/cm?|

fd=+
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_ (31.643.304,924 cm*
cre = 120,057 cm

x [1,6 x /(350 kg/cm?) + (148,332 kg/cm?)

— (131,718 kg/cm?)|
Mcre = 12.268.415,11 kgcm
Méaximo momento mayorado en la seccion debido a las cargas aplicadas externamente
(Maximo momento mayorado debido a las cargas muertas y vivas superpuestas): Mmax
My = 1.268.680,976 kgm
Yro = 2.400 kg/m?®
Aviga = 0,88 m?
PPuiga = Yo X Aviga = 2.400 kg/m® x 0,88 m? = 2.112 kg/m = qo

qo X (L) (2.112 kg/m) X (26 m)?
d = =
8 8
Mmax = My - Mg = 1.268.680,976 kgm - 178.464 kgm = 1.268.502,512 kgm

= 178.464 kgm

Vi x M
Ve = 0,16 X /f'c X by, x d, + Vg + (%) > 0,45 X /. X by, x d
max

Ve = 0,16 x /(350 kg/cm?) x 40 cm x 152 cm + 27.456 kg

(79.193,515 kg x 12.268.415,11 kgcm)
126.850.251,2 kgcm

> 0,45 X /(350 kg/cm?) x 40 cm X 152 cm
Vi = 53.314,68 kg > 51.185,873 kg

v Calculo del cortante de agrietamiento por cortante en el alma: Vew

Resistencia caracteristica del H a los 28 dias: f°c = 350 kg/cm?

Esfuerzo de compresion en el concreto (Después de que han ocurrido todas las pérdidas
de preesforzado) en el centroide de la seccidon transversal que resiste las cargas
aplicadas externamente, o en la union del alma y el ala cuando el centroide esta
localizado dentro del ala: fyc

Po = 416.000 kg
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n=075
A = 13.058,8 cm? = A

P _416000kgx075 o,
e A = 13.0888cmz  2o802ke/cm

Anchoaima: bw =40 cm

Alturat viga: h=1,9m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,8xh=0,8%x19m=152m
Componente vertical de la fuerza efectiva de preesforzado (Contracortante): V,
Po = 416.000 kg

n=0,75

Alturat viga: h =1,9m

v Calculo de la ecuacion de la trayectoria del cable:

foo=y=Axx?+Bxx+C
A=(0:0,1224)
B =(13; - 1,10057)
C =(26; 0,1224)
- A

y=Axx?+Bxx+C
0,1224= A x (0)2+ B x (0) + C . C =0,1224
- B:
y=Axx?+Bxx+C
-1,10057 = A x (13)% + B x (13) +0,1224 = - 1,10057 = A x (169) + B x (13)
+0,1224 = 169 x A+ 13 x B +1,22297 =0
- C
Yy=Axx?+Bxx+C
0,1224 = A x (26)% + B x (26) + 0,1224 = 0,1224 = A x (676) + B x (26) + 0,1224
=676 xA+26xB=0
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{169><A+13 XB+122297 =0 [x (—2)]}
676 X A+26xB =0

{—338xA—26><B—2,44594 = 0}
676 XA+26xXB=0
338 X A—2,44594 =0

A= 244594 _ 0,007237
338
676 x A+26 x B=0= 676 x 0,007237 + 26 x B=0 = 4,892212 +26 x B=0
_ %892l 0,188162
26 ’

Parabola A B C: y = 0,007237 x x2 - 0,188162 x x + 0,1224

La pendiente en algin punto x:

tga =y’ =0,007237 x 2 x x - 0,188162 = 0,014474 x x - 0,188162

Para £ pequefios: tg o = o

x=h/2=19/2=0,95m .. tga =0,014474 x x - 0,188162 = 0,014474 % (0,95 m)
-0,188162 =-0,1744117 rad = a1 =|0,1744117| rad

Por lo tanto el £ entre A A h/2: o = 0,1744117 rad

Vp =Pe x sen a = (416.000 kg x 0,75) x sen (0,1744117 rad) = 949,745 kg

Vew = (0,93 X /e + 0,3 X ) X by, X dy +V, x 1,1 x /F

Vo = [0,93 x /(350 kg/cm2) + 0,3 x (23,892 kg/cmz)] x 40 cm x 152 cm

+ 949,745 kg x 1,1 x /(350 kg/cm?) = 168.908,058 kg
Vi = 53.314,68 kg
Vew = 168.908,058 kg
Vi < Vew . 53.314,68 kg < 168.908,058 kg
V¢ = 53.314,68 kg

- Disefio del refuerzo a cortante:
El refuerzo por cortante deberéa calcularse de acuerdo a las sgtes. prescripciones:

1. Si: Vu<0,5x% (¢ *xVe) No es necesario colocar refuerzo para cortante, Ay,

min.
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2. Si:0,5% (dxVe) <Vu<(dxVe) Tedricamente no se necesita refuerzo por
cortante, a pesar de ello se debe colocar un &rea minima, Av, min de acuerdo a las
prescripciones del codigo.

3. Si: Vu> (¢ x Vo) Debe calcularse el area necesario de refuerzo y no debera

ser < que el Ay, min.

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

Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante: Vs

Area de refuerzo de cortante: Ay

Resistencia especificada a la fluencia del refuerzo transversal: fy

Canto util de la seccion: d>0,8 x h

Espaciamiento entre estribos: s

AnchoOaima: bw

Resistencia caracteristica del concreto: ¢

A, xfxd 2
Vs=%sgxwadx\/fi
V., =106.649,515 kg
V. =53.314,68 kg

Vu> Ve ... 106.649,515 kg > 53.314,68 kg

3. Si:Vy> (¢ x Vo) Debe calcularse el area necesario de refuerzo y no debera
ser < que el Ay, min.

v" Célculo de la armaduramin:

D x(Vec+Vs) >V,
Q)X(Vc‘l'vs)zvu

u

(Vc + Vs) = E

Vu = 106.649,515 kg

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,75



V. = 53.314,68 kg

v, 106.649,515 kg
Vo= = Ve = e — 53.314,68 kg = 88.884,673 kg

v Calculo del espaciamiento entre estribos:

Diametro: ¢ =12 mm

NCiernas = 2

Ay = 2,26 cm?

Alturat viga: h=1,9m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,8xh=0,8%x19m=152m
Vs = 88.884,673 kg

v - A, xf, xd

S s

Ay xfyxd 2,26 cm? x (4.200 kg/cm?) X 152 cm
B V, B 88.884,673 kg

S = 16,232 cm

Consisdero la armadura: ¢ 12 mm ¢/20 cm.

v" Calculo de la armadura pasiva:

v’ Calculo del preesfuerzo efectivo:

Po = 416.000 kg
n=075

264

Fuerza de preesforzado efectivo (Después de las pérdidas): Pe = Po x 1 = 416.000 kg x

0,75
NO7 considerado = 30 T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Area de preesforzado: Ap = Nt considerado X At = 30 T % 0,987 cm? = 29,61 cm? = Aps

o _ P __416000kgx075 o
e AT 2961cmz - 0036981ke/em

Si: fpe < 0,5 x fpu No se garantiza la ruptura por alargamiento.
Si: fpe > 0,5 x fpu Se inicia el proceso de calculo.
foe = 10.536,981 kg/cm?
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fou = 18.980 kg/cm?
10.536,981 kg/cm? > 0,5 x (18.980 kg/cm?) .. 10.536,981 kg/cm? > 9.490 kg/cm?

Se inicia el proceso de célculo.
v’ Célculo de la cuantia del acero:

N°r considerado = 30 T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Area de preesforzado: Ap = Nt considerado X At =30 T x 0,987 cm? = 29,61 cm? = Ags
Ancho de la seccion en la cara de compresion (Fibra superior): bw = 40 cm

Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de la armadura de
preesforzado: dp

Alturat viga: h =1,9m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,8xh=0,8x19m=152m

A 2961 cm?
_wadp_40cm><1520m

Pe = 0,00487

v Calculo del esfuerzo en el acero cuando la viga falla:

fou = 18.980 kg/cm?

Define la capacidad de fluencia del acero de preesforzado: y, = 0,4 (Torones de
preesforzado).

Coeficiente de minoracion: p1 = 0,8 (fc < 350 kg/cm? en H° P°) (Bajan 0,05

¢/ 70 kg/cm? que aumenta hasta un minimo de 0,65).

pe = 0,00487 = pp

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f'c = 350 kg/cm?

Yp fou
fpszfpux 1—ExprE
£ 18980 ke/em? x |1 — 2% x 0.00487 x (L8980 kg/cm®)
ps = 18980 kg/cm 08" (350 kg/cm2)

fos = 16.473,756 kg/cm?

v" Célculo de a:
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NOr considerado= 30 T

Area de 1 Torén: At = 0,987 cm?

Avrea de preesforzado: Ap = N°r considerado X At = 30 T x 0,987 cm? = 29,61 cm? = Ay
fos = 16.473,756 kg/cm?

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f'c = 350 kg/cm?

Ancho de la seccion en la cara de compresion (Fibra superior): bw = 40 cm

Aps Xfps 29,61 cm? x (16.473,756 kg/cm?)

7085 xf.xby, 0,85 x (350 kg/cm?2) x 40 cm

= 40,991 cm

v' Célculo del momento que resiste la armadura activa:

Resistencia caracteristica del H° a los 28 dias: f'c = 350 kg/cm?
a=40,991cm

Ancho de la seccion en la cara de compresion (Fibra superior): bw =40 cm
Alturat viga: h =1,9m

Canto util (Segun la norma AASHTO): dy=0,8xh=0,8x19m=152m

Mu1=[O,85><f’c><a><bw><(dp—%)]><(z)

40,991 cm
My, = |0,85 x (350 kg/cm?) X 40,991 cm X 40 cm X (152 cm — —)]

2
Mu1 = 64.146.961,418 kgcm/100 = 641.469,61418 kgm

v’ Célculo del Mmax interior total mayorado de la carga mas desfavorable:
My = 1.268.680,976 kgm
- Verificacion de la necesidad de la armadura pasiva:

Si: ¢ x Mp > My Armaduramin:

& % Myz < My

641.469,61418 kgm < 1.268.680,976 kgm

Necesita armadura pasiva.

Muitimo Mmayorado: My = 1.268.680,976 kgm
Momento que resiste Aps: My1 = 641.469,61418 kgm

Momento que resiste la armadura pasiva: My
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My = Mu1 + My2
Mu2 = My - Mu1 = 1.268.680,976 kgm - 641.469,61418 kgm = 627.211,362 kgm

Hay necesidad de armadura pasiva.

v Calculo de la profundidad del bloque de compresién dentro el diagrama

rectangular: a

Alturaviga: h=1,9m
Alturaefectiva: d = 1,52 m
Resistencia caracteristica del H’: f’c = 350 kg/cm?

Ancho de la seccion de H°: by =40 cm

Muz

f'. X by, X (d)?

a=d X 1—\/1—2,6144)(

627.211,362 kgcm
(350 kg/cm?) x 40 cm X (152 cm)?

a=152cm X 1—\/1—2,6144><

a=0,386cm
v" Calculo de la seccidon de la armadura necesaria:

Factor de minoracion de resistencia: ¢ = 0,9
Alturaviga: h=1,9m
Alturaefectiva: d = 1,52 cm

Recubrimiento: r=2,5cm
MuZ

6 xf,x(d=3)

0 XM, = A X, x (d=3) = A, =

627.211,362 kgcm
= 1,093 cm?

A =

0,9 X (4.200 kg/cm?) X (152 cm — 0,386 cm)

2
v" Célculo de la armaduramin:

A = 3.500 cm?
Amin = 0,004 x A = 0,004 x 3.500 cm? = 14 cm? = As
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v" Célculo del diametro:

Base = 30 cm
Recubrimiento = 3 cm

Anchoiibre = Base - (2 x Recubrimiento) =30 cm - (2 x 3 cm) = 24 cm

Ay Barrasacero
dacero (Mm) Espacio (cm)
(mm?) | (cm?) | Calculado | Interpretado
6 28,274 | 0,28274 | 49,515 47 0,78
8 50,265 | 0,50265 27,852 25 1,83
10 78,54 | 0,7854 17,825 15 3,5
12 113,097 | 1,13097 12,379 8 1,77
16 201,062 | 2,01062 6,963 4 19,2
20 314,159 | 3,14159 4,456 2 60
25 490,874 | 4,90874 2,852 2 59

(Fuente: Elaboracion propia).

Se considera la armadura: 4 barras de ¢ 16 mm.

4.3. Comparacion Técnica - Econémica: Viga seccion transversal |

(Tipo V) vrs. viga seccion transversal doble T

v' Comparacién Técnica - Econémica:

- Viga seccion transversal | (Tipo V):

Fuerza de peesforzado inicial: Po = 527.000 kg
Fuerza de peesforzado efectiva: Ps = 395.250 kg
Se considera: 38 T 0,5”” .. N°ainas = 2 de 19 Torones c/u

Se considera: 2 anclajes 19 MTC 12,7 (Ver Anexo XIV: Sistemas de Preesforzado).

Cuadro 38: Estimacion de las Pérdidas de Preesforzado

H° preesforzado con

Pérdidas
armaduras postesas

Instantaneas | Friccion (Vaina y torones) 4,4 % 8,62 %
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Acortamiento eléstico en el H° 1,016 %
Acuflamiento,  penetracion de cufias,
o . _ 3,204 %

deslizamiento o hundimiento en los anclajes

o Flujo plastico o fluencia lenta en el H° 5,67 %

Diferidas —

Contraccion en el H° 6,5 % 15,97 %
Relajacion en el acero 3,8%

2=2459%=25%

(Fuente: Elaboracion propia).

Presupuesto de la Construccion:

El monto requerido para la construccion del puente vehicular es: Cuatro millones

trecientos noventa y uno mil setecientos veintidos 76/100 Bolivianos

(4.391.722,76 Bs.).
(Ver Anexo VII: Presupuesto General).

Indicador:

Inversion Promedio por Metro:

Ochenta y cuatro mil cuatrocientos cincuenta y seis 21/100 Bolivianos por metro

(84.456,21 Bs./m.).
(Ver Anexo VII: Presupuesto General).

Tiempo de Ejecucién:

El plazo estimado es: 135 dias calendario.

(Ver Anexo VIII: Cronograma de Ejecucidn).

- Viga seccion transversal doble T:

Fuerza de peesforzado inicial: Po = 416.000 kg
Fuerza de peesforzado efectiva: Pt = 312.000 kg

Se considera: 30 T 0,5”” .. NOainas = 2 de 15 Torones c/u

Se considera: 2 anclajes 15 MTC 12,7 (Ver Anexo XIV: Sistemas de Preesforzado).

Cuadro 39: Estimacion de las Pérdidas de Preesforzado
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HC preesforzado con

Pérdidas
armaduras postesas
Friccion (Vaina y torones) 5,6 %
Instantaneas | Acortamiento elastico en el H° 0,651 %
_ _ 9,455 %
Acufamiento, penetracion de  cufias,
N - . 3,204 %
deslizamiento o hundimiento en los anclajes
o Flujo plastico o fluencia lenta en el H° 6,33 %
Diferidas -
Contraccion en el H° 7,2% 17,63 %
Relajacion en el acero 4,1 %
¥ =27,085 % > 25 %

(Fuente: Elaboracion propia).
Presupuesto de la Construccion:
El monto requerido para la construccion del puente vehicular es: Cuatro millones
cuatrocientos veintiuno mil cuatrocientos setenta y cuatro 76/100 Bolivianos
(4.421.474,76 Bs.).
Indicador:
Inversién Promedio por Metro: Ochenta y cinco mil veintiocho 36/100 Bolivianos por
metro (85.028,36 Bs./m.).
Tiempo de Ejecucion:

El plazo estimado es: 165 dias calendario.

v El H° preesforzado con armaduras postesas consiste en introducir un estado de
tension previo a la carga de la estructura de manera tal que anule o disminuya
las tensiones de traccion en el H°.

v Cuando se introducen factores de seguridad mayorando cargas y minorando
resistencias método de disefio por resistencia o disefio por resistencia ultima
contempla a la seguridad estructural con un enfoque mas realista al método de
disefio por tensiones de trabajo ya que se consideran hipotesis de cargas para
las cuales las respuestas de disefio deben cumplir mas eficientemente.

Al minorar resistencias se esta evitando lo sgte.:
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- Rotura del acero inmediatamente después del agrietamiento (Colapso

inmediato).

- Falla del H° en la zona de compresion precedida por la fluencia y el
alargamiento pléastico del acero.

- Falla del H° en la zona de compresion antes de la fluencia del acero.

Cuando se verifica el comportamiento de la viga ante esfuerzos de corte y

flexion resulta prescindible la armadura transversal para corte y la armadura

longitudinal para resistir la flexion.

Esto se debe a que con el preesfuerzo se esta logrando un equilibrio satisfactorio

de esfuerzos.

Pero la norma constructiva induce a colocar una armadura minima

(Suplementaria o pasiva) para que cuando se rebasen los esfuerzos admisibles

en la estructura.

Asi esta armadura minima adoptada segln requerimientos de disefio coadyuva

a resistir al H° redistribuyendo las fisuras para evitar el colapso con previsible

advertencia.

La conveniente combinacion del H° con el acero de altas resistencias produce

en un elemento estructural esfuerzos y deformaciones que se contrarrestan

parcial o totalmente con los efectos producidos por las cargas lograndose asi

disefios eficientes.

Satisfaciendo requisitos tales como las limitaciones de los esfuerzos elasticos

en los estados de transferencia (t = 0) y servicio (t = «), el control de grietas y

deflexiones, la resistencia a la ruptura dentro de un margen de seguridad y

economia.

Al realizar la determinacion de las pérdidas de la fuerza de preesforzado estas

varian y se condicionan de acuerdo al procedimiento de tesado, a las

propiedades de los materiales, a la magnitud de la fuerza de preesforzado inicial

y efectiva.

Y mediante procesos iterativos se establecen los menores efectos de las mismas.
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Se prevee entre un 20 y 35 % como valores razonables resultantes de la
sumatoria de las pérdidas.

Es menester realizar la determinacion de las pérdidas de la fuerza de
preesforzado ya que permiten estimar futuros cambios en las propiedades
dependientes del tiempo, de los materiales bajo cargas de servicio.
Particularmente las variaciones de las flechas.

Algunas de estas acciones se aminoran o anulan en su mayoria.

Aunque se evidencia en el presente disefio la esbeltez lograda para la seccion
doble T se verifico que cumpliese con los requisitos de la obra requerida y no
se rebasaran los valores y limites permisibles establecidos por el método de
disefio por resistencia o disefio por resistencia Gltima de manera que no se
presente el colapso repentino.

Segun la bibliografia consultada y mediante analisis realizados este tipo de
seccion transversal no es la méas idénea para el propdésito propuesto el disefio de
un puente vehicular (Viga preesforzada con seccion transversal doble T) para

salvar vias vehiculares de gran tréfico.
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5. CONCLUSIONES

v La Socavacién General por Contraccién estimada de la Quebrada Rujero -
Sector Santa Rosa es la sgte.:

Cuadro 1
Meétodo de _ _ Método de
Meétodo de Lischtvan - Levediev
Laursen Straub
Ds contraccion = 0,42 m (Porque considera un
s=0,12m s=0,12m
FS =20 %)

(Fuente: Elaboracion propia).
Ds contraccion = 0,504 m

(Ver Anexo Il: Estudio Hidroldgico e Hidraulico).

v La Socavacion Local estimada en los Estribo es la sgte.:

Cuadro 2
Meétodo Ds (m) Observacion
Artamonov 1,2
Froehlich 3,372 | No se considera
Laursen 1,263
Liu, Chang y Skinner | 1,189
Melville 2 Se considera el max.

(Fuente: Elaboracién propia).
Ds estribos =1,413 m

(Ver Anexo II: Estudio Hidroldgico e Hidraulico).

v' La Socavacion Local estimada en la Pila es la sgte.:

Cuadro 3

Metodo Ds (m) Observacion
Arunachalam (1.965

- 1.967)

1,779
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Método Ds (m) Observacion
Breusers, Nicollet y )
Shen (1.977)
Valor méx. (Porque no considera ningun factor de
Carsten (1.966) 2,849 .
correccion)
Froehlich (1.991) 1,634
Larras (1.963) 1,1655
Laursen 'y Toch 1o
(1.953 - 1.956) ’
Adaptacion de Neill
1,584
(1.964)
Valor min. (Porque este método considera para su
Masa - Sanchez ] _
0,3 | calculo curvas que fueron creadas a partir de
(1.968) )
materiales con ¢ de 0,17 mm - 0,56 mm)
Melville y
1,9608
Sutherland (1.988)
Universidad Estatal
1,433

de Colorado (CSU)

(Fuente: Elaboracion propia).

Ds pila = 1,595 m

(Ver Anexo Il: Estudio Hidroldgico e Hidraulico).

v La profundidad de la Socavacion Total estimada en la Pila es:

Drotal pila = 2,099 m

(Ver Anexo Il: Estudio Hidroldgico e Hidraulico).

v La profundidad de la Socavacion Total estimada en los Estribos es:

Drotal estribos = 1,917 m

(Ver Anexo Il: Estudio Hidroldgico e Hidraulico).

v Del estudio hidrolégico e hidraulico se tiene lo sgte.:
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En la zona del puente vehicular para un periodo de retorno de 100 afios se

tiene:

- La profundidad de socavacion estimada de 1,82 m.

- El tirante maximo estimado de 1,2 m (Pero previendo el arrastre de
material de la Quebrada Rujero se dejara un margen de seguridad o
Revancha de 2 m con respecto del lecho del rio y a la cota de referencia
o nivel cero 1.703 msnm).

- Lavelocidad maxima estimada de 2,62 m/s.

En la zona del puente vehicular para un periodo de retorno de 500 afios se

tiene:

- La profundidad de socavacion estimada de 1,94 m.

- El tirante m&ximo estimado de 1,35 m.

- Lavelocidad méaxima estimada de 2,76 m/s.

El nivel de las fundaciones en los estribos y la pila serd por debajo de la

profundidad de socavacion general y localizada estimada (En los estribos

y la pila).

(Ver Anexo Il: Estudio Hidroldgico e Hidraulico).

Del estudio de suelos (Ensayos de SPT) se tiene una resistencia admisible
natural del suelo de 2,30 kg/cm? a una profundidad de 2,80 m (Pozo 1) en
la zona de los estribos y 1,40 kg/cm? a una profundidad de 1,60 m

(Pozo 2) en la zona de la pila.
(Ver Anexo IlI: Estudio de Suelos).
Se considera losas de aproximacion apoyadas en los extremos de los

estribos para minimizar los efectos de asentamientos en los terraplenes de
acceso al puente vehicular.

En el disefio estructural de la subestructura del puente vehicular se
considera estribos tipo ménsula y pila tipo pdrtico de H° A°,

La comparacidn técnica - econdmica del aporte académico del estudiante
es la sgte.:

- Viga de seccion transversal | (Tipo V):
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Fuerza de peesforzado inicial: Po = 527.000 kg

Fuerza de peesforzado efectiva: Ps = 395.250 kg

Se considera: 38 T 0,5”” .. Nainas = 2 de 19 Torones c/u.

Se considera: 2 anclajes 19 MTC 12,7 (Ver Anexo XIV: Sistemas de Preesforzado).

Cuadro 4: Estimacion de las Pérdidas de Preesforzado

H° preesforzado con

Pérdidas
armaduras postesas
Friccidn (Vaina y torones) 4,4 %
Instantaneas | Acortamiento elastico en el H° 1,016 %
i _ 8,62 %
Acufiamiento,  penetraciébn de  cufias,
o . | 3204%
deslizamiento o hundimiento en los anclajes
o Flujo plastico o fluencia lenta en el H° 5,67 %
Diferidas -
Contraccion en el H° 6,5 % 15,97 %
Relajacion en el acero 3,8%
> =24,59 % =25%

(Fuente: Elaboracién propia).

Presupuesto de la Construccion:

El monto requerido para la construccion del puente vehicular es: Cuatro millones
trecientos noventa y uno mil setecientos veintidos 76/100 Bolivianos

(4.391.722,76 Bs.).

(Ver Anexo VII: Presupuesto General).

Indicador:

Inversion Promedio por Metro:

Ochenta y cuatro mil cuatrocientos cincuenta y seis 21/100 Bolivianos por metro
(84.456,21 Bs./m.).

(Ver Anexo VII: Presupuesto General).

Tiempo de Ejecucion:

El plazo estimado es: 135 dias calendario.

(Ver Anexo VIII: Cronograma de Ejecucidn).




- Viga de seccion transversal doble T:

Fuerza de peesforzado inicial: Po = 416.000 kg
Fuerza de peesforzado efectiva: Pt = 312.000 kg

Se considera: 30 T 0,5”” ... Nainas = 2 de 15 Torones c/u.
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Se considera: 2 anclajes 15 MTC 12,7 (Ver Anexo XIV: Sistemas de Preesforzado).

Cuadro 5: Estimacion de las Pérdidas de Preesforzado

HC preesforzado con

Pérdidas
armaduras postesas
Friccion (Vaina y torones) 5,6 %
Instantaneas | Acortamiento elastico en el H° 0,651 %
_ _ _ 9,455 %
Acufiamiento,  penetracion de  cufias,
. - . 3,204 %
deslizamiento o hundimiento en los anclajes
o Flujo plastico o fluencia lenta en el H° 6,33 %
Diferidas -
Contraccion en el H° 7,2% 17,63 %
Relajacion en el acero 4,1 %

X =27,085%>25%

(Fuente: Elaboracion propia).

Presupuesto de la Construccion:

El monto requerido para la construccion del puente vehicular es: Cuatro millones

cuatrocientos veintiuno mil cuatrocientos setenta y cuatro 76/100 Bolivianos

(4.421.474,76 Bs.).

Indicador:

Inversion Promedio por Metro: Ochenta y cinco mil veintiocho 36/100 Bolivianos por

metro (85.028,36 Bs./m.).
Tiempo de Ejecucion:

El plazo estimado es: 165 dias calendario.
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v' Del punto 17 de la Ficha de Impacto Ambiental y de la Matriz de
Identificacion de Impactos Ambientales se tiene que el proyecto presenta

la categoria 3.
(Ver Anexo IX: Ficha de Impacto Ambiental).
v' Se concluye que el disefio del puente vehicular tipo viga con seccién

transversal | (Tipo V) presenta mayor eficiencia estructural y menor
presupuesto de la construccion, respecto al disefio del mismo puente

vehicular con seccién transversal doble T.
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- RECOMENDACIONES

v Se recomienda seleccionar muestras representativas del material del lecho
del rio que se utilizaran para la estimacion de la socavacion y también

definir si el rio es de agua clara o de lecho movil.
(Ver Anexo XI. Diagrama de Socavacion en Puentes Causa - Efecto).

v Se recomienda que el nivel del puente vehicular sea igual a la sumatoria
de:

- La altura del tirante maximo estimado para un periodo de retorno de
disefio de 100 afios.

- Laaltura de la revancha adoptada.

- Laaltura de la socavacion que se presente en la zona.

- Una profundad de seguridad por debajo del nivel de la socavacion.

v' Se recomienda realizar el estudio de suelos (Ensayos de SPT) a una
profundidad min. de 4 m y considerar otros estudios geotécnicos por ej.
Sondeo vertical eléctrico u otros; ya que mi persona realizo dichos ensayos
a nivel de planificacién por motivo de presupuesto limitado.

v Para determinar la trayectoria del cable se recomienda considerar lo sgte.:

La forma del cable debe ser semejante a los diagramas de momentos
flectores (Trayectoria ideal).

Se puede elevar lo maximo posible sin que pase los esfuerzos admisibles
para obtener mayor contracortante.

Las condiciones para la trayectoria del cable son:

- Mayor curvatura posible.
- Mayor excentricidad en centro luz.

- La posibilidad de albergar el anclaje.

Se debe orientar el célculo, es decir, elegir una solucion que contemple el

mayor numero de sistemas de preesforzado posibles.
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