1 ANTECEDENTES

Durante las dltimas décadas de la historia de Tarija, el crecimiento poblacional ha
sido considerable debido principalmente a la inmigracion de habitantes del interior
del pais, mas propiamente de la zona del occidente originado por el decremento de la

explotacion de minerales como la principal actividad econémica del pais.

Este crecimiento poblacional generd también un incremento en la densidad poblacional
cuyos efectos dejaron completamente copados a los lugares de masiva concurrencia en
la ciudad como ser colegios, escuelas, universidades, mercados centros comerciales y

otros.
1.1 EL PROBLEMA

Las actividades econdémicas en la ciudad de Tarija han tenido un crecimiento
acelerado motivado en parte por las regalias de los hidrocarburos entre otros, este
crecimiento ha dado lugar al aumento poblacional y del parque automotor que se

moviliza en el area urbana de la ciudad.

Como consecuencia de este crecimiento y la falta de planificacion a futuro, las
principales vias de la cuidad se ven saturadas la mayor parte del dia y més ain en los
principales puntos de concurrencia poblacional como ser colegios, universidades y

mercados.

Dicho problema se ve con claridad en la zona del mercado Campesino sobre la
avenida Panamericana antes de llegar a la avenida Froilan Tejerina donde se encuentran
ubicadas las paradas de varias lineas de micros y trufis en ambos sentidos y lo cual

aglomera mucha gente que tiene la necesidad de cruzar la via.
1.2 OBJETIVOS
1.2.1 Objetivo general

Realizar el disefio y calculo estructural de un puente peatonal en la avenida
Panamericana zona del mercado Campesino que permita la circulacion segura de los

peatones y un trafico vehicular fluido.



1.2.2 Objetivos especificos

Disefar la infraestructura, superestructura y demas estructuras complementarias del

puente peatonal.

Desarrollar el pliego de especificaciones técnicas del proyecto que sirva como base

para la ejecucion de la obra.

Elaborar planos constructivos del puente peatonal debidamente detallados y a escala

adecuada.

Elaborar el analisis de precios unitarios para cada actividad inherente al proyecto y

determinar el presupuesto total del proyecto.
1.3 JUSTIFICACION

Las razones por las cuales se plantea el siguiente proyecto de ingenieria civil son las

siguientes:
1.3.1 Justificaciéon académica

Profundizar los conocimientos adquiridos en el avance curricular del programa de
ingenieria civil y dirigirlas al disefio de puentes peatonales, como asi también verificar,

rechazar o aportar aspectos tedricos referidos al disefio de puentes peatonales.

Adicionalmente la elaboracion y desarrollo de este proyecto de disefio final a nivel

estructural permitira al postulante optar por la licenciatura en ingenieria civil.
1.3.2  Justificacion social-institucional

Contribuir al municipio de la ciudad de Tarija en el desarrollo del disefio estructural
“DISENO ESTRUCTURAL PUENTE PEATONAL AV. PANAMERICANA -
MERCADO CAMPESINO” que brindard una alternativa de solucion adecuada al
problema de congestion vehicular y accidentes de transito en el punto conflictivo en
estudio y evitara pérdidas humanas y econémicas, asi como también brindara un mayor

confort y fluidez en el trafico vehicular a la misma vez que permitird a los



peatones una ruta de paso segura y fluida que vaya acorde con el desarrollo de una de

las principales ciudades del pais.
1.3.3 Justificacion técnica

Mejorar la infraestructura urbana, implementando una obra de necesidad para la
poblacion y que tenga un gran impacto en el medio desde el punto de vista estético y

estructural.
14 ALCANCE DEL PROYECTO

El presente proyecto tiene como finalidad presentar una solucion viable a la
problemética antes planteada, ademas del calculo y disefio estructural del proyecto
“DISENO ESTRUCTURAL PUENTE PEATONAL AV. PANAMERICANA -
MERCADO CAMPESINO”, también se realizard la elaboracion de estudios
topogréaficos que permitan conocer a detalle las caracteristicas de la zona y el lugar de
emplazamiento de la obra, estudios de suelos para conocer el tipo y caracteristicas del
suelo y determinar la resistencia portante que se utilizara para la eleccién y disefio de
las fundaciones, estudios de trafico peatonal que determinara la cantidad de personas
que se beneficiaran y haran uso de este puente peatonal.

Posteriormente al disefio se realizara un pliego de especificaciones técnicas junto con
una planilla de costos y cubicaciones de la obra para de esta manera determinar de

forma referencial el costo total de inversion en los materiales, personal y mano de obra.
1.5 LOCALIZACION DEL PROYECTO

Tarija, villa originariamente fundada con el nombre de “Villa de San Bernardo de la
Frontera de Tarixa”, ahora conocida como Ciudad de Tarija es una ciudad boliviana
al sur del pais, capital del departamento homoénimo, y capital provincial de la
provincia de Cercado. Se encuentra a orillas del rio Guadalquivir, en el centro de un

ameno valle y a 1874 msnm.



El proyecto estara ubicado entre los barrios Defensores del Chaco y Luis Pizarro en la
zona del mercado Campesino, sobre la interseccion de la avenida Panamericana e inicio

de la avenida Froilan Tejerina.
Las coordenadas del lugar son:

e Latitud sud: 21°31°17.04”S
e Longitud oeste: 64°44°32.76”0
e Cota: 1932 m.s.n.m.
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Figura 1.1 Ubicacién de la ciudad de Tarija en el Departamento de Tarija
Fuente: Google mapas 2014/Geosistemas.SRL
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Figura 1.2 Ubicacién de la Zona del Mercado Campesino en la Ciudad de Tarija

Fuente: Google mapas 2014/Geosistemas.SRL




15.1 Clima

El departamento de Tarija presenta varios tipos climaticos, determinados por la
orografia, altitud sobre el nivel del mar y orientacion de las pendientes. En general, el
verano se caracteriza principalmente por vientos dominantes del sud-sudeste, una
temperatura y humedad relativa alta y masas de aire inestables, produciéndose
precipitaciones aisladas de alta intensidad y corta duracion. Por otro lado, el invierno
se caracteriza por temperaturas y humedad relativa generalmente bajas y la ausencia
de precipitaciones. El invierno también esta asociado a la llegada de frentes frios
provenientes del sur (Patagonia, Argentina), Ilamados "surazos", que traen consigo
masas de aire frio, dando lugar a veces a precipitaciones de muy baja intensidad pero
de larga duracién, principalmente en el Sub andino y la Llanura Chaquefia, y a caidas

abruptas de temperatura de un dia al otro.
1.5.2 Geologia

Estratigraficamente el departamento de Tarija presenta una de las secuencias geoldgicas
méas completas del pais, desde el Precambrico al Cuaternario. EI emplazamiento del
proyecto perteneciendo a la provincia fisiografica de la cordillera oriental, compuesto

por montafas, serranias, colinas, valles, piedemontes y llanuras.

Las pendientes oscilan de 30 a 90%, generalmente con mucha rocosidad y pedregosidad
superficial. La litologia es variable: se encuentran areniscas, limolitas, lutitas, arcillitas,

cuarcitas, conglomerados y pizarras de origen sedimentario y metamorfico.

También se presentan serranias que son altas, medias y bajas, de formas elongadas
con cimas redondeadas, irregulares y divisorias de aguas perfectamente discernibles;
la diseccion varia de moderada a muy fuerte, donde las pendientes varian entre 30 y
60%. La cantidad de piedras y rocas superficiales varia desde poca a mucha. El material
a partir del cual han sido modeladas las serranias es preponderantemente de origen
sedimentario, como areniscas, lutitas, limolitas y conglomerados, con intercalaciones

de rocas metamorficas como cuarcitas y pizarras.



Las colinas son altas, medias y bajas, presentando normalmente cimas sub redondeadas
a redondeadas, con divisoria de aguas poco discernibles. Son ligeramente a
fuertemente disectadas con pendientes de 15 a 90%, con mucha rocosidad en la

superficie y abundante pedregosidad superficial.

Los valles constituidos por materiales coluvio-aluviales. Las pendientes son menores
a 5%, con poca pedregosidad superficial. Los suelos son moderadamente profundos a
muy profundos, con signos de erosion hidrica ligera, moderadamente bien a bien

drenados, pardos y pardo rojizo oscuros.
1.5.3 Aspectos demograficos

El municipio tiene una poblacién de 226245 habitantes (INE 2014), de los cuales
110368 son hombres y 115877 son mujeres, con un indice de masculinidad de 0.95
hombres por cada mujer tal como se observa en la Tabla 1 extraido de los datos del
Instituto Nacional de Estadistica (INE).

Tabla 1 Proyeccion de la poblacion en el departamento de Tarija

ANO 2012 | 2013 | 2014 | 2015 | 2016 | 2017 | 2018 | 2019 | 2020
TARIJA | 503608 ] 513512 | 523459 | 533429 | 543405 | 553373 | 563342 | 573331 | 583330
Cercado
Tarija | 212856 | 219520 | 226245 | 233079 | 239996 | 246989 | 254048 | 261188 | 268387
Aniceto Arce
Padcaya | 19695 | 19511 | 19347 | 19196 | 19053 | 18919 | 18799 | 18687 | 18582
Bermejo | 36016 | 36530 | 37067 | 37614 | 38170 | 38722 | 39280 | 39845 | 40404
Gran Chaco
Yacuiba | 96402 | 97448 | 98473 | 99451 | 100386 | 101278 | 102124 | 102943 | 103723
Carapari | 16095 | 16275 | 16441 | 16597 | 16750 | 16890 | 17029 | 17154 | 17279
Villamontes | 41294 | 42729 | 44133 | 45499 | 46830 | 48139 | 49419 | 50671 | 51916
Aviles
Uriondo | 15501 | 15534 | 15555 | 15572 | 15583 | 15589 | 15597 | 15599 | 15595
Yunchara | 5772 | 5746 | 5727 | 5708 | 5687 | 5666 | 5651 | 5628 | 5621
Méndez
San Lorenzo| 25003 | 25110 | 25216 | 25322 | 25423 | 25520 | 25613 | 25707 | 25796
ElPuente | 11920 | 11923 | 11925 | 11928 | 11928 | 11932 | 11925 | 11927 | 11920
O'connor
Entre Rios | 23054 | 23186 | 23330 | 23463 | 23599 | 23729 | 23857 | 23982 | 24107

Fuente: INSTITUTO NACIONAL DE ESTADISTICA, REVISION 2014




1.5.4 Informacion socioeconémica relativa al proyecto
1.5.4.1 Economia

La principal actividad econdmica del municipio es la industria vitivinicola. Se producen
vinos Yy singanis de gran calidad para el consumo nacional y la exportacién. La ciudad
tiene también plantas de procesamiento de derivados lacteos, industrias madereras,
fabricas de cerdmica roja y envasadoras de frutas. La mayoria de estos productos tienen
mercados dentro y fuera de Bolivia.

El &rea rural del municipio abarca un &rea extensa, con microrregiones en las cuales
se desarrolla una actividad agricola muy diversificada. Ademas de sus cultivos de vid,
tiene cultivos de pepinillo, ajo y flores para el mercado nacional y para la
exportacion. Tiene hatos de ganado lechero Holstein y granjas avicolas de gran
capacidad productiva. Ademas de las labores agropecuarias, Tarija es sede de habiles

artesanos que fabrican sombreros, cesteria y ceramicas.

Tarija tiene una ventajosa ubicacion que orienta su actividad productiva hacia la
exportacion, particularmente a la Republica Argentina. Su produccion agropecuaria
se ha visto favorecida con la construccion de la represa San Jacinto, que provee de agua
para riego al valle central. San Jacinto también genera electricidad y es un centro

de interés turistico.
1.5.4.2 Turismo

Tarija posee interesantes edificios de la arquitectura colonial. Tarija actualmente tiene
una caracteristica que la diferencia de las otras ciudades fundadas en la misma época
dentro del Imperio espafiol: la Catedral Metropolitana no se encuentra actualmente
frente a la Plaza Mayor (hoy Plaza de Armas Luis de Fuentes), en la época colonial la
Catedral se ubicaba en la esquina oeste de esa primera plaza, posteriormente la sede
de la Catedral fue trasladada al templo concluido en 1810, que fue inicialmente
iglesia de los jesuitas cuya acceso principal se encuentra sobre la calle hoy llamada
Campero. Anexo a ella existe un Museo Religioso. Son interesantes de observar los

restos del edificio del Cabildo, la iglesia de San Roque, inaugurada en 1632, y el



convento de San Francisco, inaugurado en 1606. También llaman la atencion, el
antiguo Molino, el interesante edificio de la alcaldia municipal, y dos hermosas
mansiones de estilo art nouveau: la "Maison d'or" (actualmente Casa de la Cultura) y
el "Castillo Azul". El pulcro Mercado Central es utilizado cotidianamente como patio

de comidas.

Otros sitios de atractivo en la ciudad son sus parques y paseos: la Avenida de Las
Américas, la Fuente de los Deseos, el Puente San Martin, La Calle Ancha, el Parque
Bolivar, Parque Oscar Alfaro, Parque Las Barrancas, los miradores Moto Méndez,
Corazon de Jesus y Juan Pablo Il, el bello Parque de las Flores (pese a que ultimamente
ha sufrido vandalismos e incurias), en las "afueras™ el Parque de los Héroes y el Parque
Laberinto, posee la ciudad ademéas interesantes belvederes o puntos de vista
panoramicos como el de la Loma de San Juan cabe al barrio de San Juan y el mirador
del Papa Juan Pablo Il méas popularmente conocido como Mirador del Papa. Entre sus
instituciones de divulgacion cultural se encuentran la Biblioteca Municipal, con mas de
15.000 volumenes, el Museo de la Pinacoteca de Tarija (se destacan pinturas del
periodo colonial), las escuelas de ballet; el Museo Paleontoldgico Arqueoldgico
e Historico de Tarija y el Observatorio Astrondmico. Frente a la plaza Manuel Pérez
de Uriondo, en el barrio de ElI Molino, (antiguamente llamada Plaza del Molino) se
encuentra la capilla del Rosario, con una estatua de la Virgen que se dice traida por el
fundador de la ciudad; en la plaza se venden flores y se celebra la festividad del
Rosario. Las antiguas casas coloniales le dan a Tarija un cierto aspecto de ciudad

andaluza.
1.5.4.3 Administracion

La ciudad de Tarija es capital de la Provincia Cercado, conformando todo su territorio
el Municipio de la Ciudad de Tarija y la Provincia Cercado. EI mismo que se rige por
un Gobierno Auténomo Municipal, compuesto por el Ejecutivo Municipal, cuyo
nombre oficial es Alcaldia Municipal y un legislativo municipal, siendo su nombre

oficial Concejo Municipal.
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1.5.5 Servicios basicos existentes

La principal fuente de abastecimiento de agua potable de la Ciudad de Tarija es el rio
Victoria. Las obras de captacion se encuentran 12 km al oeste de la ciudad, a una
elevacion promedio de 2.200 msnm. La ubicacion de la presa derivadora se halla en
el sitio denominado Rincon de la Victoria. Dicha obra construida en 1989 esta
constituida por un vertedero que se dispone préacticamente perpendicular al lecho del
rio, con una altura aproximada de 2,0 m y una longitud de 20 m. A 1600 m aguas
debajo de la presa de derivacion se encuentra una galeria filtrante de una longitud de
30 m, un ancho de 0,60 m y una altura de 0,80 m. La galeria se encuentra a una
profundidad promedio de 6,70 m. Los caudales son del orden de 380 I/s.
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2 MARCO TEORICO
2.1 CRUCE A DESNIVEL

Los cruces a desnivel al igual que los cruces a nivel permiten la conexion de
diferentes lugares, s6lo que en este caso la diferencia de nivel que se quiere salvar es
grande y se hace necesaria la implementacion de elementos como puentes y tlneles
peatonales los cuales requieren de otra serie de elementos como rampas Yy escaleras

para su uso.

Se debe garantizar al inicio y final de estos elementos lugares de refugio seguros

como aceras con un ancho adecuado o con pequefias plazoletas.
2.2 PUENTES PEATONALES

El puente peatonal debe permitir la circulacion del peaton de manera que éste no
choque con los caminantes en cualquier sentido, para evitar esto, el ancho del puente
debe ser disefiado de acuerdo al flujo peatonal previsto en la zona, sin embargo el ancho
debe garantizar el paso de un peatén mas un peaton con silla de ruedas a sea en el

mismo sentido o diferente, por esto se recomienda un ancho minimo de 2.00 m.

Se debe disefiar teniendo en cuenta que el puente le brinde seguridad y comodidad al
usuario, por tanto el material para el piso del puente debe ser antideslizante en

condiciones seco y mojado.

Debe contar con elementos de sefializacion s6lo los necesarios y en lugares que no

obstaculicen el paso, pero gque sean visibles para todo tipo de peaton.

Es importante tener en cuenta que los puentes deben ser ubicados de tal forma que el
espacio requerido por este elemento y cada uno de sus componentes como la
superestructura, rampas 0 escaleras para su acceso y los mismos elementos de
soporte, no se conviertan en un obstaculo interfiriendo en el flujo peatonal sino que

realmente formen parte de una solucion de conectividad.

Ademas estos elementos no sélo se construyen con el fin de salvar una diferencia de

nivel, también pueden ser una solucion en aquellos casos en que el flujo vehicular es
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alto y el trayecto a recorrer en la calzada es muy largo para la implementacién de un

semaforo o es inseguro para un paso cebra simplemente sefializado.

Un puente debe convertirse en una solucion segura y que sea agradable para el
peatdn, por esto el puente debe permanecer en perfectas condiciones de aseo,
iluminacién, pero sobre todo y lo que el peatdn siempre busca es que estos aspectos
estéticos siempre estén acompafiados de seguridad, asi todas las personas van a
querer usarlo sin ningun problema, ademas si el puente cuenta con un entorno agradable
como zonas comerciales, recreacionales donde se concentran gran numero de peatones,
el puente sera de gran utilidad y cumplird con su funcion al atraer el paso de un

buen volumen de personas.
2.3 TIPOS DE PUENTES PEATONALES

Existen varios tipos de puentes peatonales ya sea construidos en hormigén armado,

acero o de forma mixta, entre los mas comunes tenemos:
2.3.1 Puente de viga

Un puente viga es un puente cuyos vanos son soportados por vigas. Se construyen

con madera, acero u hormigdn (armado, pretensado o postensado).
2.3.1.1 Puente de vigas de hormigén armado
Ventajas:

e La plasticidad del hormigén permite adoptar la forma méas adecuada que se
acomode a los requisitos dimensionales, economia y estética.

e Gastos de mantenimiento casi nulos particularmente por su resistencia a los
agentes atmosféricos.

e Facilidad constructiva.

e Relativamente barato en puentes de luces entre 10 m. y 20m.
Desventajas:

e Muy caro para la construccion de grandes luces, debido a la necesidad de

construir pilas intermedias para el apoyo de las grandes vigas.
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e No siempre es posible construir pilas intermedias.
e Sin embargo el inconveniente mas serio del hormigén armado, lo constituye la

dificultad de reforzarlo o repararlo.
2.3.1.2 Puente de vigas de hormigon presforzado

Se puede definir al hormigon presforzado como al hormigén en el cual han sido
introducidos esfuerzos internos de tal magnitud y distribucién que los esfuerzos
resultantes de las cargas externas dadas se equilibran hasta un grado deseado. En el
hormigon presforzado existen dos categorias: pretensado y postensado.

Los miembros del hormigon pretensado se producen tensando los tendones entre
anclajes externos antes de vaciar el hormigon y al endurecerse el hormigon fresco, se

adhiere al acero. Se asocia a elementos prefabricados.

En el caso de los miembros de hormigon postensado, se esfuerzan los tendones después
de que ha endurecido el hormigdn y de que se haya alcanzado suficiente resistencia,
aplicando la accion de los gatos contra el miembro mismo. La ventaja del postensado
consiste en comprimir el hormigén antes de su puesta en servicio, disminuyendo su

trabajo a traccion, esfuerzo para el que no es un material adecuado.
Ventajas:

e Una gran ventaja que muestra frente al hormigén armado es que es un
material homogéneo e infisurable, porque ciertas obras en las que se han
sobrepasado la carga maxima para la que han sido disefiadas aparecen fisuras
corrientemente microscopicas las que en el hormigon pretensado se cierran
inmediatamente que ha dejado de actuar la sobre carga excesiva, o que no
acontece en el hormigon armado.

e El hormigon pretensado ofrece una gran seguridad, ya que en el momento del
tesado se tiene una prueba de carga del material, porque en ese momento se lo
somete a una de sus maximas sobrecargas.

e La principal ventaja es que para tramos simplemente apoyados con luces

mayores a los 20m. se obtienen estructuras mucho méas econémicas.
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e EIl hormigon pretensado permite mejorar la estructura y la apariencia de las
obras porque se alcanzan elementos mas ligeros, permitiendo un aumento de
luz para una misma altura de viga construida con hormigén armado.

e EI hormigon pretensado es un material que facilita la prefabricacion de
elementos, permitiendo la maultiple ocupacién de los encofrados y
disminuyendo al minimo su apuntalamiento.

e EI hormigon pretensado compite con otros materiales en claros mayores a 45
m. Las técnicas de construccion y mejoras en el equipo de pretensado, como
ductos lisos y ligeros que reducen las perdidas por friccién, han logrado que
los puentes de hormigon pretensado compitan de forma directa con el acero

estructural el cual era preponderante en claros medios y largos.
Desventajas:

e La falta de coordinacién en el transporte de los elementos, puede encarecer el
montaje

e Se debe planear y monitorear cuidadosamente el proceso constructivo, sobre
todo en las etapas de montaje y colados en sitio.

e EIl hormigén pretensado requiere un mayor control y seguimiento en su
elaboracion que elevan los costos inicialmente en comparacion con el hormigon
armado.

e Si bien el Hormigdn Pretensado tiene la posibilidad de grandes reparaciones
cuando aun no se ha aplicado la fuerza, esto se convierte en desventaja con
respecto al Hormigon Armado, cuando ya el elemento ha sido tensado, es
decir, practicamente no puede ser reparado y las operaciones que se tendran

que realizar son mucho mas caras y complejas.
2.3.2 Puente peatonal en arco

Un puente de arco es un puente con apoyos a los extremos de la luz, entre los cuales

se hace una estructura con forma de arco con la que se transmiten las cargas. El
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tablero puede estar apoyado o colgado de esta estructura principal, dando origen a

distintos tipos de puentes.

Los puentes en arco trabajan transfiriendo el peso propio del puente y las sobrecargas
de uso hacia los apoyos mediante la compresion del arco, donde se transforma en un
empuje horizontal y una carga vertical. Normalmente la esbeltez del arco (relacion
entre la flecha méxima y la luz) es alta, haciendo que los esfuerzos horizontales sean
mucho mayores que los verticales. Por este motivo son adecuados en sitios capaces

de proporcionar una buena resistencia al empuje horizontal.

Por lo general los puentes en arco son mas econémicos cuando cubren luces que van
desde los 45 m. a los 65 m. aunque se han construido puentes en arco que cubren

luces mayores.
Ventajas:

e Cuando el terreno de fundacion es resistente, puede absorberse el empuje de
arco con fundaciones de costo reducido, que es el tipico caso del puente en arco
de tablero superior en las laderas empinadas y rocosas.

e Cuando la luz a cubrir es grande, el arco es la solucion méas adecuada, porque
permite un mejor aprovechamiento de los materiales como es el caso del
hormigon armado, por su alta resistencia a la compresion evitando generalmente
el problema que representa la construccion de apoyos intermedios.

e Estéticamente los puentes en arco tienen mejor aspecto y un mayor impacto

en el entorno.
Desventajas:

e Cuando los arcos son demasiado altos, su empleo no es muy corriente debido
a que el proceso de construccion en si, encarece la obra, especialmente en lo
que a encofrados y apuntalamiento se refiere.

e En el caso del hormigon, debe prestarse atencion a las deformaciones por

contraccién, temperatura y fluencia lenta, las que tienen influencia sobre la
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forma del arco y hacen necesaria la adopcion de juntas. Por ello, el hormigon
sin armar requiere la adopcion, por ejemplo, del arco triarticulado, isostatico,
que permite las deformaciones, libres de coaccion, debidas al descenso de la
clave.

Requieren por lo general de buenos terrenos de fundacion que puedan
soportar el gran empuje horizontal que generan producto de las cargas que
soportan.

Las cimentaciones pueden resultar costosas cuando se cuenta con terrenos de
fundacion mas débiles.

Requieren por lo general de una mayor cantidad de materiales para su

construccioén.

2.3.3 Puente peatonal colgante

Un puente colgante desde el punto de vista estructural viene a ser un arco invertido,

donde los cables curvos soportan y transfieren las cargas a las torres y bloque de

anclaje. Los cables soportan el peso del tablero mediante tirantes denominados

péndolas, estos elementos estan sometidos totalmente a esfuerzos de traccion, por lo

cual el tablero tiene muy poca rigidez. Este efecto se logra corregir introduciendo vigas

de rigidez longitudinales; caso contrario el puente seria inestable por el excesivo

movimiento que se produciria con su uso, llegando inclusive a romperse por efecto de

la accion del viento.

Ventajas:

La ausencia de obra falsa en la etapa de construccion.

No se necesita de equipo muy especializado en la etapa de construccion.

Desventajas:

La dificultad de conseguir que los cables logren la forma del disefio, la
influencia de los cambios de temperatura y realizar un control y

mantenimiento permanente del cable, uniones y anclajes.
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e El costo de los pilotes o torres y los macizos bloques de anclaje, encarecen
significativamente la obra.

e Cuando el terreno de fundacién no es bueno, se tiene que recurrir a bloques
macizos de hormigdn para contrarrestar el efecto de tension a la que estan
sujetos los cables que soportan el tablero y la luz principal.

e Se necesitan de vigas de rigidizacion o cables de contraventeo para asegurar la
estabilidad aerodindmica y lograr gran rigidez flexionante y cortante de la
estructura; caso contrario, se convertiria en inestable en su funcionamiento

por el excesivo movimiento que se produciria.
2.3.4 Puente atirantado

En términos de ingenieria civil, se denomina puente atirantado a aquel cuyo tablero esta
suspendido de uno o varios pilones centrales mediante obenques. Se distingue de los
puentes colgantes porque en éstos los cables principales se disponen de pila a pila,
sosteniendo el tablero mediante cables secundarios verticales, y porque los puentes
colgantes trabajan principalmente a traccion, y los atirantados tienen partes a traccion
y otras a compresion. También hay variantes de estos puentes en que los tirantes van
desde el tablero al pilar situado a un lado, y desde éste al suelo, o bien, de s6lo un
pilar

En los puentes atirantados, las cargas, se transmiten al pilar central a través de los
cables, pero al estar inclinados, también se transmiten por la propia seccion, hasta el

pilar, donde se compensa con la fuerza recibida por el otro lado, no con un contrapeso

en el extremo, por ello, no requieren anclajes en los extremos.

Para concluir, desde 200 m. hasta 900 m. un puente atirantado representa la mejor

solucion técnica y econdmica.
Ventajas:

e No hay necesidad de anclaje para sostener fuertes fuerzas horizontales, ya que

los tramos son independientes de anclaje.

e Muchos disefios asimétricos son posibles.
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e EI método de construccién de un puente atirantado es mas rapido y mas
sencillo que el de un puente colgante.

e La ventaja de los cables de conexion directa a la cubierta del puente y no
cubierto como un puente colgante permite la construccion de una cubierta mas

ligera que resulta mas economica.
Desventajas:

e La principal desventaja de los puentes de cable en los tamafios méas largos es
que las dos mitades en voladizo son muy susceptibles a oscilaciones inducidas
por el viento durante la construccion.

e Los cables requieren un tratamiento cuidadoso para protegerlos de la

corrosion.
2.4 LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El estudio topografico comprende la recoleccion de datos posicionales en el terreno que
permitan la obtencion de planos de ubicacion y orientacion de la zona que
contengan las curvas de nivel cada metro para mayor precision y debera tener
también un plano de levantamiento de detalles a escala adecuada en el que se pueda
apreciar puntos caracteristicos con sus respectivas coordenadas y cotas que indiquen
el nivel y permitan un replanteo y emplazamiento de manera mas facil y eficiente

durante la construccion.
2.4.1 Meétodos de levantamientos topogréaficos

Los distintos métodos de que disponemos para llevar a cabo estas tareas se llaman

métodos planimétricos y altimétricos respectivamente.

Hasta hace algun tiempo, era frecuente que ambos trabajos se realizasen por
separado, empleando para ello distintos instrumentos. Sin embargo, mediante
aparatos como los taquimetros (nombre que significa “medicion rapida”), era posible
realizar las operaciones planimétricas y altimétricas simultdneamente, lo que dio

lugar a la taquimetria. Hoy dia, las estaciones totales electrénicas todavia nos facilitan
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mucho mas el trabajo y la taguimetria es el método general para abordar cualquier

levantamiento de cierta importancia.

Por otra parte, el trabajo topografico se divide a su vez en trabajo de campo y de
gabinete, siendo ambos claramente diferenciados y necesitando, en muchas
ocasiones, a técnicos especializados en cada uno de ellos para llevar a cabo el trabajo

de la mejor manera posible.

Por dltimo, un levantamiento topografico es el conjunto de operaciones necesarias
para obtener la representacion de un determinado terreno natural. Los levantamientos
convencionales suelen llevarse a cabo mediante topografia clasica o bien mediante la

aplicacion de la fotogrametria.
2.5 ESTUDIO DE SUELOS

Se deberd realizar un estudio del suelo que se encuentra en el lugar con el fin de
identificar las propiedades fisicas y mecéanicas para el disefio estable y 6ptimo de la

estructura de cimentacion.

Los estudios deberdn contemplar ensayos de campo que contengan los siguientes

aspectos.

e HUMEDAD para realizar las respectivas correcciones en los ensayos
anteriormente mencionados.

e GRANULOMETRIA para realizar la clasificacion e identificacion del tipo de
suelo predominante en la zona.

e SPT para la determinacion de la resistencia del suelo a nivel de fundacién.

e LIMITES DE ATERBERG en caso de tratarse de suelo arcilloso.

2.5.1 Determinacion de la humedad

En los proyectos de Ingenieria, tanto en obras horizontales como en obras verticales, se
necesita tener informacion veraz acerca de las propiedades fisico-mecanico de los
suelos donde se pretende cimentar la obra. Por lo que deberd hacerse un plan de
exploracion y muestreo en el area donde se desea realizar el proyecto. La exploracion
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debera consistir en la investigacion del subsuelo, con el objetivo de poder obtener
muestras de suelo a la que se le realizaran en el laboratorio ensayes bésicos de
clasificacion, densidad, humedad, etc.

En dependencia de la informacion gque se necesite y de los ensayes de laboratorio se

define el tipo de exploracion y la forma de muestreo de los suelos.
2.5.2 Granulometria

La variedad en el tamafio de las particulas de suelos, casi es ilimitada; por definicion,
los granos mayores son los que se pueden mover con la mano, mientras que los mas

finos son tan pequefios que no se pueden apreciar con un Microscopio corriente.

Debido a ello es que se realiza el Andlisis Granulométrico que tiene por objeto
determinar el tamarfio de las particulas o granos que constituyen un suelo vy fijar, en
porcentaje de su peso total, la cantidad de granos de distinto tamafio que el mismo

contiene.
La manera de hacer esta determinacion es por medio de tamices de abertura cuadrada.

El procedimiento de ejecucion del ensaye es simple y consiste en tomar una muestra
de suelo de peso conocido, colocarlo en el juego de tamices ordenados de mayor a
menor abertura, pesando los retenidos parciales de suelo en cada tamiz. Esta separacion
fisica de la muestra en dos 0 mas fracciones que contiene cada una de las particulas de

un sélo tamafio, es lo que se conoce como “Fraccionamiento”.

La determinacion del peso de cada fraccidn que contiene particulas de un sélo tamafio
es llamado “Analisis Mecanico”. Este es uno de los anélisis de suelo mas antiguo y
comun, brindando la informacién basica por revelar la uniformidad o graduacion de
un material dentro de rangos establecidos, y para la clasificacién por textura de un

suelo.

Sin embargo, debido a que el menor tamafio de tamiz que se utiliza corrientemente es
el 0.074 mm (Malla No. 200), el analisis mecanico estd restringido a particulas

mayores que ese tamafio que corresponde a arenas limpias finas. Por lo tanto si el
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suelo contiene particulas menores que ese tamafio la muestra de suelo analizada debe

ser separada en dos partes, para analisis mecanico y por via humeda (hidrometria).

Por medio de lavado por el tamiz No. 200 y lo que pase por este tamiz serd sometido

a un analisis granulométrico por via himeda, basado en la sedimentacion.

El andlisis por via humeda se efectda por medio del hidrometro que mide la densidad
de una suspension del suelo a cierto nivel y se basa en el principio de la ley de
Stokes.

2.5.3 Ensayo de penetracion estandar (SPT)

En esta practica se desarrolla el método comdnmente utilizado en el proceso de
exploracion de obras verticales, el cual se denomina Ensaye de Penetracion Normal
(SPT), mediante el cual se obtiene el numero de golpes por pie de penetracion (N),
con lo cual se puede determinar la capacidad de carga admisible del suelo a distintas
profundidades.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan
al laboratorio para efectuarle los ensayes basicos de clasificacion, con lo cual se
puede definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

La capacidad de carga admisible puede calcularse a partir de “N”, utilizando cualquiera
de las teorias plenamente estudiadas o bien por formulas empiricas, también para

efectuar el célculo se debe considerar el tipo de suelo encontrado en la exploracion.

Ademas de la capacidad de carga admisible (presion admisible del suelo), la
informacion de campo, los resultados de laboratorio y los célculos se realizan, nos

permiten definir el tipo de cimentacién y el nivel de desplante de la cimentacion.

El principal objetivo de este estudio es determinar los parametros del suelo,

necesarios para disefiar la cimentacion.
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2.5.4 Limites de Atterberg

Las propiedades de un suelo formado por particulas finamente divididas, como una
arcilla no estructurada dependen en gran parte de la humedad. EIl agua forma una
pelicula alrededor de los granos y su espesor puede ser determinante del
comportamiento diferente del material. Cuando el contenido de agua es muy elevado,
en realidad se tiene una suspensidn muy concentrada, sin resistencia estatica al
esfuerzo cortante; al perder agua va aumentando esa resistencia hasta alcanzar un
estado plastico en que el material es facilmente moldeable; si el secado continua, el
suelo llega a adquirir las caracteristicas de un sélido pudiendo resistir esfuerzos de

compresion y tensién considerable.

Arbitrariamente Atterberg marcé las fronteras de los cuatro estados en que pueden
presentarse los materiales granulares muy finos mediante la fijacién de los limites

siguientes:

Liquido (L.L), Pléastico (L.P.), y de contraccion (L.C.) y mediante ellos se puede dar

una idea del tipo de suelo en estudio.

El limite liquido es la frontera entre el estado liquido y el pléstico; el limite
plastico es la frontera entre el estado plastico y el semisélido y el limite de
contraccion separa el estado semisélido del sélido. A estos limites se les Ilama

limites de consistencia.
2.5.4.1 Determinacion del limite liquido (L.L.)

El limite se define como el contenido de humedad expresado en porcentaje con respecto
al peso seco de la muestra, que debe tener un suelo moldeado para una muestra del
mismo en que se haya moldeado una ranura de dimensiones Estandar, al someterla al

impacto de 25 golpes bien definidos se cierre sin resbalar en su apoyo.
2.5.4.2 Determinacion de limite plastico (L.P.)

El limite plastico se define como el contenido de humedad, expresado en porciento,
cuando comienza agrietarse un rollo formado con el suelo de 3 mm de

diametro, al rodarlo con la mano sobre una superficie lisa y absorbente.
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2.5.4.3 Determinacion del limite de contraccion (L.C.)

El Limite de Contraccion (L.C.) de un suelo se define como el porciento de
humedad con respecto al peso seco de la muestra, con el cual una reduccion

de agua no ocasiona Yya disminucion en el volumen del suelo.
2.6 DISENO ARQUITECTONICO
2.6.1 Definicion de rasante del puente peatonal

Segun norma de la administradora boliviana de carreteras la rasante del puente peatonal
debera ser como minimo de 5 metros para permitir el paso libre de los vehiculos de

mayor altura que circulan por Avenidas principales.

B
Niv.

Terreno : -

LLY. SO m.

L) _LLo. CALZADA Lo, (1)
ACERA ACERA

Figura 2.1 Luces libres laterales en calzadas
Fuente: Manual de disefio geométrico-ABC

2.6.2 Emplazamiento del puente peatonal

La elecciéon de la ubicacion del puente peatonal se deberd justificar mediante el
analisis de alternativas, considerando aspectos econdmicos, técnicos, sociales,

ambientales y estéticos.

Los puentes peatonales generalmente son obras de gran impacto visual en el
desarrollo de una ciudad ya que representan puntos caracteristicos y referenciales en
las mismas, por lo tanto requieren para su proyecto definitivo estudiar algunos aspectos

como:
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Localizacion de la estructura o ubicacion en cuanto a sitio, alineamiento
pendiente y rasante.

Tipo de puente peatonal que resulte mas adecuado.

Forma geométrica y dimensiones, analizando sus accesos, superestructura,

infraestructura y fundaciones.
Factores a tomar en cuenta en el disefio de un puente peatonal

Seguridad.- El ingeniero debera velar por la seguridad pablica.
Serviciabilidad.- Para poder asegurar un disefio que pueda responder a la
serviciabilidad se debe tomar en cuenta la calidad de los materiales que se
utilizan como también no se debe descuidar su mantenimiento y verificacion
de deflexiones.

Cosntructibilidad.- Los puentes se deberian disefiar de manera tal que su
fabricacion y ereccién se puedan realizar sin dificultades ni esfuerzos
indebidos.

Economia.- Los tipos estructurales, longitudes de tramo y materiales se deben
seleccionar considerando debidamente el costo proyectado, también
considerar factores regionales tales como las restricciones relacionadas con la
disponibilidad de materiales, fabricacion, ubicacion, transporte y ereccion.
Estética del puente.- Los puentes peatonales deberian complementar sus
alrededores, ser de forma elegante y presentar un aspecto de resistencia
adecuada.

2.7 NORMAS DE DISENO

Se toma en cuenta las siguientes normas y textos basados en las mismas:

El disefio del hormigon armado y pretensado se utilizo la norma ACI 318-05

haciendo también referencia también a textos basados en la norma ACI 318-02 y

todos los textos basados en estas normas.

Tambien se hizo referencia en particular para el disefio de hormigdn pretensado a la
norma AASTHO LRFD 2004.
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2.8 MATERIALES
2.8.1 Hormigones

La norma AASHTO clasifica a los hormigones segun su resistencia a la compresion

segun lo mostrado en la tabla 2:

Tabla 2 Clasificacion de hormigones

Agregado

© 5 ode agua- AASHTO M compresion
S5 cemento | cemento 43 (ASTM D a 28 dias
8 E 448) Uso
O S Tamafio
T kg Kg/K aberturas MP
g 9/%g cuadradas(m a
m)

Generalmente se utiliza para
todos los elementos de las
A 362 0.49 25a4.75 28 estructuras, excepto cuando
otra clase de hormigdn resulta
mas adecuada.

Se utiliza en  zapatas,
B 307 0.58 50a 25 17 pedestales, fustes de pilotes
macizos y muros de gravedad.
Se utiliza en secciones
delgadas, tales como barandas
armadas de menos de 100 mm
de espesor, como relleno en
pisos de emparrillado de
acero, etc.

Se utiliza cuando se requieren
resistencias superiores a 28
MPa. En el caso del hormigon
pretensado se deberia
considerar limitar el tamafio
nominal de los agregados a 20
mm

Se utiliza cuando es necesario
colocar bajo agua en

Cc 390 0.49 12.5a4.75 28

25a4.75
0 Segln se

P 334 0.49 19 a 4.75 especifique

S 390 0.58 25a4.75 - compartimentos estancos para
obtener un sello impermeable
al agua.

Baja . -
densidad 334 Segun se especifique

Como se observa en tabla 2 de clasificacion de hormigones la norma AASHTO ya no
permite hormigones tipo A de menos de 28 MPa, sin embargo para nuestro medio se
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usara un hormigén de 21 MPa en algunos elementos estructurales de menores

solicitaciones.
2.8.1.1 Resistencia a la compresion

La resistencia a la compresion del hormigon (f’c) a 28 dias después del colocado es
usualmente obtenida de un cilindro estandarizado de 150 mm de didmetro y 300 mm
de altura cargado longitudinalmente a rotura. La Figura 2.2 muestra las curvas

esfuerzo deformacion de cilindros de concreto bajo cargas de compresidn uniaxial.

AN

40

-~

20 / — —__ k= N e
/ ~ AN

|~ R (BSER ~

10 ,// . —

30 / ﬁ _—\\3\

/ o
0
0 0.001 0.002 0,003 0.004
Deformacion del concreto

Esfuerzo del concreto (MPa)

Figura 2.2 Curva Esfuerzo-Deformacion del concreto en compresién
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

Para estructuras de hormigén armado no pretensado es usual la resistencia de 210
kg/cm? y para estructuras de hormigén pretensado se usan resistencias que estan entre
280 kg/cm? y 560 kg/cm?, siendo mas habituales las comprendidas entre 350 kg/cm?
y 480 kg/cm? para hormigones de peso normal y en estructuras especiales se llega a
usar hormigones de hasta 600 kg/cm? a 700 kg/cm?.

2.8.1.2 Modulo de elasticidad

Para estimar el médulo de elasticidad la norma ACI318-05 proporciona la siguiente
expresion, para valores de w comprendidos entre 1500 kg/m® y 2500 kg/m*:

_ 15 '
E =014*w *\/Le (2-1) (ACI 8.5.1)

c

Donde:

E. = médulo de elasticidad en kg/cm?
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f’c = resistencia del hormigén a la compresion a los 28 dfas en kg/cm?
w = Peso especifico del hormigén en kg/m?
2.8.1.3 Hormigdn para elementos presforzados

El hormigdn que se usa en la construccion presforzada se caracteriza por una mayor
resistencia que aquel que se emplea en hormigon reforzado ordinario. Se le somete a
fuerzas maés altas, y por lo tanto un aumento en su calidad generalmente conduce a
resultados mas econdmicos. El uso de hormigon de alta resistencia permite la reduccion
de las dimensiones de la seccién de los miembros a un minimo, lograndose ahorros
significativos en carga muerta siendo posible que grandes claros resulten técnica y

econdémicamente posibles.

2.8.1.4 Esfuerzos permisibles del hormigdn para miembros pretensados sujetos a
flexion
Segun la norma AASHTO:

e En transferencia

f'min=— Al,* \W (2-2) (ACI 18.4.1b)

f'max =0.6* f'ci (2-3) (ACI 18.4.1a)
e En servicio

fmin = — % Jfe (2-4) (ACI 18.4.1c)

fmax = 0.45* f'c (2-5) (ACI 18.4.2a)

Donde:

f'min= esfuerzo admisible del hormigon en traccion en etapa de transf. (Valor -)
f'max= esfuerzo admisible del hormigén en compresion en etapa de transf. (Valor +)
fmin= esfuerzo admisible del hormigdn en traccion en etapa de servicio. (Valor -)

fmax= esfuerzo admisible del hormigon en compresion en etapa de servicio. (Valor

+)



28

f’c i = resistencia del hormigon en tiempo de carga en MPa.
f’c = resistencia del hormigon en tiempo de servicio en MPa.
2.8.2 Acero

2.8.2.1 Acero convencional no pretensado

El tipo mas comun de acero de refuerzo no pretensado (convencional) viene en forma
de barras corrugadas circulares disponibles en un amplio intervalo de diametros, los
mas usados Yy disponibles en nuestro medio van de 6 a 25 mm de didmetro y de grado
60 (420MPa).

Las corrugaciones en las barras tienen la finalidad de aumentar la resistencia al
deslizamiento entre el acero y el hormigon. Los requisitos minimos para los resaltes
superficiales (espaciamiento, proyeccion, etc.) se han determinado mediante
investigacion experimental. Diferentes fabricantes de barras utilizan diversos

patrones, todos los cuales satisfacen estos requisitos.
2.8.2.2 Diametros comerciales

Tabla 3 Diametros comerciales de acero corrugado

— — | . . ,
g g £ E o g s o Secciones nominales/namero de barras
SE|ISEISElIS Y
Qegla g™ els 1 2 3 4 5 6 7 8 9 | 10
mm | cm | kg/m| kg e’

188 | 0222 266 | 028 | 056 | 0.85 | 1.13 | 141 | 17 | 198 | 226 | 254 | 2.83
251 |1 039%5| 4741 05 1 151 | 201 | 251 | 3.01 | 352 | 402 | 452 | 5.03
10 | 314 | 0617 74 | 079 | 157 | 236 | 314 | 393 | 471 | 55 | 628 | 7.07 | 7.85
12 | 377 | 0888 107 | 1.13 | 226 | 3.39 | 452 | 565 | 679 | 792 | 9.05 | 1018 | 1131
16 | 503 | 158 | 189 | 201 | 402 | 6.03 | 8.04 | 10.05| 12.06 | 14.07 | 1608 | 181 | 20.11
20 | 628 | 247 | 296 | 314 | 628 | 942 | 1257 | 1571 | 1884 | 21.99 | 25.14 | 28.27 | 31.42
25 | 785 | 385 | 462 | 491 | 982 | 1473 | 19.64 | 24.55 | 29.46 | 34.37 | 39.28 | 44.19 | 49.1

Fuente: Elaboracion propia
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2.8.2.3 Acero pretensado

El acero para pretensado debe ser por necesidad un acero de alta resistencia, con el
objeto de que la fuerza de pretensado final sea lo mayor posible. Existen tres formas
comunes en las cuales se emplea el acero como tendones en hormigdn pretensado:
alambres redondos estirados en frio, cable trenzado (torones) y varillas de un acero de
aleacion, de los cuales se describiran los torones los cuales son los més usados y estan
disponibles en nuestro medio. El cable se fabrica de acuerdo con la especificacion
ASTM A 416 y pueden obtenerse entre un rango de tamarios que va desde 0.25 pulg
hasta 0.6 pulg de diametro, tal como se muestra en la tabla siguiente. Se fabrican dos
grados: el grado 250 y el grado 270 los cuales tienen una resistencia ultima minima
de 250000 y 270000 Ib/pulg2 respectivamente, estando éstas basadas en el &rea

nominal del cable.

Tabla 4 Propiedades de torones de siete hilos

., . Resistencia a la Area nominal del Carga minima de
Diametro nominal , L
ruptura Tordon elongacion de 1%
pulg mm Kip | kN pulg2 | mm2 Kip kN
GRADO 250
0.250 6.35 9 40 0.036 23.22 7.65 34
0.313 7.94 14.5 64.5 0.058 37.42 12.3 54.7
0.375 9.53 20 89 0.080 51.61 17 75.6
0.438 11.11 27 120.1 0.108 69.69 23 102.3
0.500 12.70 36 160.1 0.144 92.90 30.6 136.2
0.600 15.24 54 240.2 0.216 139.4 45.9 204.2
GRADO 270
0.375 9.53 21 102.3 0.085 54.84 19.55 87.0
0.438 11.11 31 137.9 0.115 74.19 26.55 117.2
0.500 12.70 41.3 183.7 0.15 98.71 35.1 156.1
0.600 15.24 58.6 260.7 0.217 140 49.8 221.5

Fuente: Arthur Nilson

Las propiedades mecéanicas de los aceros se pueden observar de sus curvas de
esfuerzo deformacion. Tales caracteristicas importantes como el limite elastico
proporcional, el punto de fluencia, la resistencia ultima, la ductilidad y las
propiedades de endurecimiento por deformacion.
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2.8.2.4 Modulo de Elasticidad

El modulo de elasticidad del acero de refuerzo no presforzado, Es, se debera asumir
igual a 200.000 MPa.

El médulo de elasticidad, E, para el acero de presforzado debe determinarse mediante

ensayos o ser informado por el fabricante.
2.9 ANALISIS Y DISENO DEL HORMIGON ARMADO
2.9.1 Andlisisy disefio por flexion

Para el disefio por flexion debemos saber que el tipo de falla deseable es la falla ductil

con la cual la seccion ha desarrollado grandes deformaciones.
El cddigo ACI nos da los siguientes limites de cuantia para el disefio:

e Cuantias maximas

0, =B, *0.85% | © (6000 )

(2-6)
fy 6000+ fy )

Prax = 0.75* p, (2-7) (ACI1 10.3.3)

Donde:
Pp = Cuantia balanceada
B1 = 0.85 si la resistencia del hormigén es menor que 280 kg/cm?
fy = esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo. 4200 kg/cm?
f’c = resistencia de compresion del hormigon a los 28 dias.
e Cuantias minimas

Se tomara el valor mayor de las dos siguientes expresiones:

p.. =08* >p = (2-8) (ACI 10.5.1)

e Disefio por flexion
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Se debera hacer cumplir la siguiente condicion:
Mu < ¢Mn (2-9) (ACI 22.5.1)
Donde:
Mu = momentos solicitados mayorados.
Mn = momento nominal que resiste el hormigén.

¢ = factor de reduccion de capacidad con un valor de 0.9 para flexion. (ACI 9.3.2)

El célculo de armadura es simple y se lo calcul6 con las dos siguientes formulas que
resultaron de un analisis del equilibrio del par de fuerzas internas, con una

distribucion de compresiones en el hormigon de forma rectangular. (Método

simplificado)
a=d|1- [1-2614%x— ML (2-10)
f'c*b*d
As — 0.85* f'c*a*b (2-11)
fy
Donde:

d = es el canto atil en cm.

Mu = es el momento Gltimo méximo mayorado en kg*cm
b = base del elemento a disefiar en cm.

A = profundidad del bloque de compresiones en cm.

As = cantidad de acero necesario en cm?

2.9.2 Disefo por fuerza cortante

La fuerza cortante que resiste una viga serad las que proporcionan el hormigén y el

acero transversal, es decir:
Vn=Vc+Vs (2-12) (ACI 11.1.1)

Con el mismo criterio anterior para flexion:
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VU < ¢Vn (2-13) (ACI 11.1.1)

Donde:

Vn = resistencia del acero y el hormigon a la fuerza de corte.

Vc = resistencia nominal al corte proporcionada por el concreto.

Vs = resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de corte.
Vu = es la fuerza cortante Gltima mayorada ubicada en una seccion critica.

¢ = factor de reduccion de capacidad con un valor de 0.75 para corte.

e Fuerza cortante que resiste el concreto. (V¢)

El codigo ACI sugiere la siguiente expresion simplificada:
Vc =0.53*./f'c*b*d (2-14) (AC1 11.3.1.1)

Donde:
V¢ = resistencia del hormigon al corte.

b, d, f’c ya fueron definidos anteriormente.
e [Fuerza cortante que resiste el acero. (Vs)

Vs = Av*iy*d (2-11) (ACI 11.5.7.2)

S

Donde:
Av = area de acero equivalente a dos barras de acero.
s = espaciamiento de los estribos verticales.

Vs = resistencia al corte correspondiente al acero.

. \Vc . .,
-SiVu<é ; , entonces no necesita ningun refuerzo transversal.
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., Vc . .. .
-Si ¢ ? <Vu <¢Vc , necesita un refuerzo minimo exceptuando losas, vigas con una

altura menor a 20cm y viguetas.

*
Av =02* [fc* D*S _ Avmin=3.5%p* S (2-12) (ACI 11.5.6.3)

min fy fy
2.9.3 Disefo por aplastamiento

Como consecuencia de la forma de las isostéticas aparecen tracciones en direccion
normal a al del esfuerzo de compresion, que es preciso absorber con armaduras

transversales.

N
Compresién

el 7 &
g

z=0,5a

— o

—_—

Figura 2.3 Esfuerzos producidos por una carga concentrada

Si se aisla el trozo de pieza ABCD situado a la derecha de N, estableciendo la ecuacién
de equilibrio de momentos respecto al punto de paso de las compresiones

Nc, resulta:

N —0.25% N*[ 28|
) L a )

En la cual Na es la resultante de las tracciones situada a una distancia z=0.5*a de Nc

(2-13)

En el caso de que la zona de aplicacion de la carga no cubriese toda la anchura b, deben
determinarse las tracciones Na por el mismo procedimiento en ambas direcciones.

Como consecuencia, de no efectuar un estudio méas preciso, pueden
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disponerse armaduras en forma de emparrillados o estribos, cuyas capacidades

mecanicas sean:

a

N, = As,* fy =0.25% N * 2% (2-14)
a

De la misma forma en el eje perpendicular b.

2.10 IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA

2.10.1 Cargas actuantes sobre la estructura

Cargas Permanentes.- La carga permanente debera incluir el peso propio de
todos los componentes de la estructura, accesorios e instalaciones de servicio
unidas a la misma, superficie de rodamiento, futuras sobre capas y
ensanchamientos previstos.

Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no
estructurales.- Consiste en el peso de la estructura (DC) en donde la norma nos
recomienda un peso del hormigén armado de 2392 Kg/m?®, sin embargo para el
proyecto se tomara un peso igual a 2400 Kg/m®.

Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para
servicios.- El peso de la superficie de rodamiento (DW) varia segun el
material que lo compone, en nuestro caso se disefiara con una capa de pavimento
rigido (hormigdn) el cual ya mencionamos su peso, en caso de utilizar otro
material la norma nos da una tabla de densidades recomendadas segun el
material. Ver norma AASHTO Tabla 3.5.1-1

Cargas Transitorias.- Las cargas transitorias son las correspondientes a las
cargas de servicio. Corresponde entonces a la carga movil, peatones, cargas
hidraulicas, de viento, etc.

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

La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se debera tomar

como w = 0,73 N/mm, tanto transversal como verticalmente, actuando en
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forma simultanea. Ademas, cada elemento longitudinal debera estar disefiado
para una carga concentrada de 890 N.

Los postes deben estar disefiados para un carga concentrada de
P, =890 +0.73* L, dada en N en donde L es la separacion entre postes en
mm aplicada en el centro del pasamanos superior.

La carga peatonal en las escaleras sera de 400 kg/m?

e Asentamiento.- Se deberan considerar las solicitaciones provocadas por los
valores extremos de los asentamientos diferenciales entre subestructuras y
entre unidades de una misma subestructura. Estas deformaciones provocadas
por los asentamientos diferenciales se deben considerar con importancia cuando
se esta disefiando puentes hiperestaticos que forman una sola pieza entre vigas
y pilas. En nuestro caso no se considera esta carga.

e Cargas Sismicas.- Para los puentes de un sélo tramo o estructuras isostaticas
no se requiere analisis sismico, independientemente de la zona sismica en la
cual estén ubicados.

e Carga de viento sobre la estructura.- Se asumira que las presiones aqui
especificadas son provocadas por una velocidad basica del viento, de 160
km/h. Se asumira que la carga de viento esta uniformemente distribuida sobre
el &rea expuesta al viento.

Sin embargo la velocidad béasica del viento varia considerablemente
dependiendo de las condiciones locales. Para las estructuras pequefas y/o
de baja altura el viento generalmente no resulta determinante. En el caso
de puentes de grandes dimensiones y/o gran altura se deberian investigar las

condiciones locales.
2.10.2 Barandado y cubiertas

La minima altura de las barandas para peatones debera ser de 1060 mm, medidos a

partir de la cara superior de la acera.
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Una baranda para peatones puede estar compuesta por elementos horizontales y/o
verticales. La abertura libre entre los elementos debera ser tal que no permita el paso
de una esfera de 150 mm de diametro.

Si se utilizan tanto elementos horizontales como verticales, la abertura libre de 150 mm
se debera aplicar a los 685 mm inferiores de la baranda, mientras que la separacion en
la parte superior debera ser tal que no permita el paso de una esfera de

200 mm de didmetro.

Las separaciones arriba indicadas no se deben aplicar a las barandas tipo cerco
eslabonado o de malla metalica ni a sus postes. En este tipo de barandas las aberturas

no deberan ser mayores que 50 mm.

La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se debera tomar como w =
0,73 N/mm, tanto transversal como verticalmente, actuando en forma simultanea.
Ademas, cada elemento longitudinal debera estar disefiado para una carga
concentrada de 890 N, la cual deberd actuar simultaneamente con las cargas
previamente indicadas en cualquier punto y en cualquier direccion en la parte

superior del elemento longitudinal.

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

PLL, se deberd tomar como:

PLL=890+0.73 L (2-15)
Donde:
L = separacion entre postes (mm)

Las cargas se deberan aplicar como se ilustra en la Figura 2.4 en la cual las

geometrias de los elementos de las barandas sirven apenas a titulo ilustrativo.
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1 I
Figura 2.4 Brandado en puentes peatonales
Fuente: Norma AASHTO

2.10.3 Losa de hormigon armado

En las construcciones de concreto reforzado las losas se utilizan para proporcionar
superficies planas y Utiles. Una losa de concreto reforzado es una amplia placa plana,
generalmente horizontal, cuyas superficies superior e inferior son paralelas o casi
paralelas entre si. Puede estar apoyada en vigas de concreto reforzado (y se vacia por
lo general en forma monolitica con estas vigas), en muros de mamposteria o de concreto
reforzado, en elementos de acero estructural, en forma directa en columnas o en el

terreno en forma continua.

(a) Losa en una direccion (b) Losa en dos direcciones

Figura 2.5 Losa maciza de H°A°
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

La accidn estructural de una losa en una direccion puede visualizarse en términos de

la deformacion de la superficie cargada. La figura 2.6 ilustra una losa rectangular
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simplemente apoyada en la extension de sus dos bordes largos opuestos y libres de
cualquier soporte a lo largo de los dos bordes cortos. Si se aplica una carga
uniformemente distribuida a la superficie, la forma deflectada serd& como la que
indican las lineas solidas. Las curvaturas y, en consecuencia, los momentos flectores
son los mismos en todas las franjas s que se extienden en la direccion corta entre los
bordes apoyados, mientras que no se presenta curvatura y, por consiguiente, no
existen momentos flectores para las franjas largas y paralelas a dichos bordes. La

superficie que se forma es cilindrica.

Para efectos de analisis y disefio, una franja unitaria de tal losa, cortada formando
angulos rectos con las vigas de apoyo, como lo indica la figura 2.7 puede
considerarse como una viga rectangular con ancho unitario, con una altura h igual al
espesor de la losa y una luz I, igual a la distancia entre los bordes apoyados. Esta
franja puede analizarse mediante los métodos que se utilizaron para vigas rectangulares,
calculando los momentos flectores para la franja con ancho unitario. La carga por
unidad de area sobre la losa se convierte en la carga por unidad de la longitud sobre la
franja de la losa. Puesto que todas las cargas sobre la losa deben transmitirse a las dos
vigas de soporte, se concluye que todo el refuerzo debe colocarse formando
angulos rectos con estas vigas, con excepcion de algunas barras que deben ubicarse en
la otra direccion para controlar el agrietamiento por retraccion de fraguado y
temperatura. Una losa en una direccion puede considerarse entonces como un conjunto

de vigas rectangulares una junto a la otra.

Apoyos simples
unicamente a lo largo
de los bordes largos

Figura 2.6 Deformacion de una losa unidireccional
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
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"Refuerzo principal

Figura 2.7 Refuerzo principal en una losa unidireccional
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

2.10.4 Viga de hormigén pretensado

El pretensado puede definirse en términos generales como el precargado de un
estructura, antes de la aplicacion de las cargas requeridas, hecho en forma tal que
mejore su comportamiento general cuya aplicacion mas comun a tenido lugar en el
disefio del H°P®.

En esencia el hormigdn es un material que resiste bien a compresion y el acero a
traccion, Freyssinet sostiene la siguiente definicion: “Es necesario introducir en el
hormigon fuerzas artificiales aplicadas en forma constante, tales que bajo el efecto
simultaneo de estas fuerzas, las sobrecargas y las demas acciones, permanezca sin

fisurarse ni fracturarse”.
2.10.5 Métodos de Pretensado

Aunque con el tiempo se han ido desarrollando diferentes métodos para producir el
estado deseado de precompresion en los elementos estructurales, todos los elementos
de hormigon presforzado pueden considerarse dentro de dos grandes grupos:

Pretensado y Postensado.
e Pretensado.

El prefijo “Pre” se refiere a que los tendones de acero son previamente tensados,
luego se hormigona la pieza y una vez que el hormigén haya alcanzado una

resistencia determinada, se cortan los cables o tendones transfiriendo esta tensién del
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acero al hormigdn endurecido introducido en forma de compresion, en los elementos

pretensados los cables pueden disponerse en:
Linea recta horizontalmente principalmente en losas y vigas de bajo peralte.
En linea recta quebrada en uno o dos puntos para caso de vigas para puentes.

Gato e L=Longitud inicial

| 5> D ;J

Figura 2.8 Vigas pretensadas

e Postensado.

Mediante este método, los tendones son presforzados o tensionados y anclados en los
extremos del hormigon después que éste ha sido vaciado a ha alcanzado la suficiente
resistencia a la compresion. Los tendones son ubicados a través de ductos metalicos

denominados vainas.
Esta variedad de presforzado puede dividirse en 2 tipos:
a) Hormigon Postensado con tendones adheridos.

Con tendones adheridos significa que el ducto o vaina, luego del proceso de
tesado, es llenado con mortero semiliquido de cemento “lechada de cemento”,
el mismo que al endurecerse alrededor de los tendones mejora la resistencia
del elemento a la compresién y reduce el riesgo de fisuracién y corrosion en el

acero.
b) Hormigon Postensado con tendones no adheridos.

Con tendones no adheridos, implica que el ducto o vaina es llenado con grasa
o0 material bituminosos, de esta manera la fuerza en el tenddn es transmitida al

hormigdn a través de los anclajes ubicados en los extremos del elemento.
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Esta técnica es usada comunmente en losas de edificios o estructuras de
parqueo por su facilidad de montaje y por permitir el retesado durante la vida

util del elemento estructural.

Tendon

Figura 2.9 Vigas postensadas
2.10.6 Columnas

La mision principal de las columnas es canalizar las acciones que actGan sobre
la estructura, hacia la cimentacion de la obra, y, en dltimo extremo, al terreno
de cimentacién, de tal manera que constituyen elementos de gran responsabilidad
resistente. Las armaduras de las columnas suelen estar constituidas por barras
longitudinales y estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal
y estan encargadas de absorber bien las compresiones en colaboracion con el hormigon,
bien las tracciones en los casos de flexion compuesta o cortante; asi como, de colaborar
con los estribos para evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de
planos inclinados. Los estribos constituyen la armadura transversal, cuya mision es
evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas, el contribuir a resistir

esfuerzos cortantes aumentando su ductilidad y resistencia.
2.10.6.1 Flexion Esviada

Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos

siguientes:

e En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de
simetria. Como las secciones en L de lados desiguales.
e En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma,

estdn armadas asimétricamente respecto a su plano de simetria.
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e En aquellas secciones que, siendo simétricas por su forma y armaduras,
estan sometidas a una solicitacion que no esté en el plano de simetria. En Gltimo
caso es, sin duda, el més frecuente, en el que se encuentran:

e En la mayoria de los pilares, pues aunque formen parte de pérticos planos, la
accion del viento o del sismo pueden producir flexiones secundarias que con
frecuencia se desprecian. Lo mismo que las que resultarian de una
consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes de
construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del plano

principal de flexion.

La razon de rehuir al problema de la flexion esviada, debe atribuirse, hasta
tiempos resientes a su complejidad y a la ausencia, de métodos practicos para su

tratamiento.
2.10.6.2 Andlisis de columnas cortas sometidas a flexo-compresién

Una columna sometida a flexo-compresion puede considerarse como el resultado de
la accion de una carga axial excéntrica o como el resultado de la accion de una carga
axial y un momento flector. Ambas condiciones de carga son equivalentes y seran
empleadas indistintamente para el andlisis de columnas cortas sometidas a flexo-

compresion.

Para el andlisis, la excentricidad de la carga axial se tomara respecto al centro
plastico. Este punto se caracteriza porque tiene la propiedad de que una carga
aplicada sobre el produce deformaciones uniformes en toda la seccién. En secciones
simétricas el centro plastico coincide con el centroide de la seccion bruta y en secciones
asimétricas coincide con el centroide de la seccion transformada. Conforme la carga

axial se aleja del centro plastico, la distribucion de deformaciones se modifica.

Una columna con una distribucion determinada de refuerzo y dimensiones definidas
tiene infinitas combinaciones de carga axial y momento flector que ocasionan su falla

0 lo que es equivalente, las cargas axiales que ocasionan el colapso varian
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dependiendo de la excentricidad con que son aplicadas. Al igual que las secciones
sometidas a flexion pura, las columnas pueden presentar falla por compresion, por
tension, o por falla balanceada. Sin embargo a diferencia de ellas, una columna puede
presentar cualquiera de los tres tipos de falla dependiendo de la excentricidad de la

carga axial que actua sobre ella.

Puesto que cada columna puede presentar tres tipos de falla distintos, cada una cuenta
con tres juegos de ecuaciones que definen su resistencia, ya sea en términos de carga
axial y momento resistente, 0 en términos de carga axial resistente para una

determinada excentricidad.

Para determinar la ecuacion que corresponde a la condicion de falla por compresion,
se asume un diagrama de deformaciones como el mostrado en la figura 2.10a, el cual
genera los esfuerzos internos mostrados. La capacidad resistente del elemento estara
dada por la resultante de las fuerzas desarrolladas en el acero y el concreto.

e
‘b
2 £c=0.003
d £5w0.003 £c=0.003 | i
i £y>Ey | o |
E4<Ey Eg=Ey | C Ics / Ce [C
| l ]
R { l
T=Agly | TT=Agh | T=Ask :
| | )
[ | 0.85f; i 0.85f; : 0.85f;
1
g a5 — o
(a) Falla por compresion (b) Falla balanceada (c) Falla por tension
Figura 2.10 Esfuerzos en columnas cortas
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
Por tanto:
P =085f *b*a+A*f —A*f (2-16)
(h a) (h Y h
M, =085% f'*b*a ——— |+ A *f' | ——d |[+A*f|d—"| (2-17)
\2 2) \2 ) L 2)

Los esfuerzos en compresion y en tension se determinan por semejanza de triangulos:
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. 0008(c-d)p _6177(c—d) ¢ @21
c c
[ _0003d-c)p _ 6117E:d —¢) (2-19)

Cuando la falla es balanceada, el refuerzo en tensién alcanza el esfuerzo de fluencia y
simultaneamente, el concreto llega a una deformacion unitaria de 0.003. La
deformacion en la seccion es como se muestra en la figura 2.10b. En este caso la

resistencia de la columna seré:

P,=085f *b*a, +A*f' —A*f (2-20)
(h a,) (h ) [ h)

M, =085*f *b*a| - [+A*f | —d[+A*fld- | @2
\2 2) \2 ) L 2)

Si la columna falla por traccion, el acero en tension alcanzard el esfuerzo de fluencia,
la carga ultima sera menor que Py y la excentricidad de la carga serd mayor que la
excentricidad balanceada. La deformacion en la seccion sera la mostrada en la figura

2.10c y su resistencia estara dada por:

P =085f"*b*a+A*f' -A*fy (2-22)
(h a) (h ) ([

M, =085f"_*b*a ——— |+ A*f" | ——d |+A*fyld-—]| (2-23)
\2 2) \2 ) L 2)

La representacion grafica de las combinaciones carga axial-momento flector que
generan la falla de una seccion se denomina diagrama de interaccion. En la figura

2.11 se muestra un diagrama tipico de una seccion rectangular con refuerzo simétrico.
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i Eg <ty

& Falla por compresidén £c=0.003
Eg™cy

Condicion balanceada

/ £c=0.003
/ tgoey Falla por traccion

Momento, M
F.

alla por flexo-traccion

Figura 2.11 Diagrama de interaccion en una columna
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

El punto A corresponde a la carga axial de rotura tedrica cuando la seccidn no esta

sometida a flexion. ElI punto D de la curva representa la combinacion de carga y

momento que define la condicion balanceada. Las combinaciones carga axial-

momento flector contenidas en el tramo CD generan fallas por compresién, mientras

que en el tramo DE, las fallas son por tension. En el punto E del diagrama de interaccion

representa un estado de flexién pura en el elemento. EI comportamiento en este caso

es sim

ilar al de una viga.

En torno al diagrama de interaccion se puede observar lo siguiente:

La méxima carga axial que puede soportar una columna corresponde a la
combinacion carga axial-momento flector en la cual el momento es nulo.

El maximo momento flector que puede soportar una columna no corresponde
al estado de flexion pura.

Cada carga axial se combina s6lo con un momento flector para producir la
falla mientras que cada momento flector puede combinarse con dos cargas

axiales para lograr el mismo efecto.
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e Todos los puntos dentro de diagrama de interaccion, como el punto F,
representan combinaciones carga axial-momento flector que pueden se
resistidas por la seccién. Los puntos fuera del diagrama, como el punto G, con
combinaciones que ocasionan la falla.

e Una recta que une el origen con un punto sobre el diagrama de interaccion
puede interpretarse como la historia de carga de una seccion con carga

excéntrica fija que es incrementada hasta la rotura.
2.10.7 Fundaciones
2.10.7.1 Parametros de disefio en fundaciones de H°A°

Para el disefio de una zapata suponemos que la fundacion es totalmente rigida y que
por lo tanto ella no se deforma al transmitir las cargas al suelo. Esta suposicion nos
lleva a considerar que el esquema de presiones que se transmite sobre el suelo es
uniforme sin importar el tipo de suelo sobre el cual se funda lo cual no es del todo
cierto. Se sabe que la forma de presiones depende del tipo de suelo (ver figura 2.12.)
pero estas variaciones se pueden ignorar considerando que a cuantificacion numérica
de ellas es incierta y porque su influencia en las fuerzas y momentos de disefio de la

zapata son minimas:

l l

L L]

M ™

(2) Diagrama de presiones en  (b) Diagrama de presiones en (c) Diagrama de presiones
suelos granulares suelos cohesivos asumiendo base rigida

Figura 2.12 Presiones transmitidas al suelo
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
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2.10.7.2 Zapatas combinadas

Las zapatas combinadas consisten en una zapata comin a dos o méas columnas
alineadas. Se utilizan cuando la distancia entre éstas es reducida o cuando la
capacidad portante del terreno es tan baja que se requieren zapatas de gran area lo que
ocasiona que éstas se traslapen.

Las dimensiones de las zapatas de las columnas exteriores de una edificacion esta
condicionada por los limites de propiedad, generandose, por lo general, excentricidades
en la zapata que no pueden ser resistidas por la columna. La presion del suelo no es
uniforme y en muchos casos, es imposible conseguir que los esfuerzos sean menores
que la capacidad portante del terreno. En estos casos, es conveniente usar zapatas
combinadas que unan la columna exterior con la interior adyacente. Con objeto de

eliminar dicha excentricidad y conseguir que la reaccién del suelo sea uniforme.

El codigo no incluye recomendaciones especificas para el disefio de este tipo de
cimentacion, sin embargo, indica que ni el método elastico o alterno ni el método

directo utilizado para losas armadas en dos sentidos no es aplicable.

No existen métodos analiticos que puedan tomar en cuenta todos los factores que
intervienen en un problema de este tipo. La estructura es indeterminada y la
verdadera distribucion de la presion del suelo sobre la zapata es desconocida.
Algunas de las variables que influyen en la reaccién son:

e Tipo de terreno inmediatamente debajo de la zapata.
e Tipo de terreno a profundidades mayores.

e Tamafio y forma de la cimentacion.

e Rigidez de la cimentacién y de la superestructura.

e Modulo de reaccion de la sub-rasante.

El método de disefio presentado en esta seccion considera que la zapata es rigida y

que el suelo es homogéneo y elastico, y por lo tanto, la reaccion del suelo es
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uniforme. Existen otros procedimientos mas laboriosos que consideran la flexibilidad

de la estructura que también pueden ser utilizados.

El pre dimensionamiento de la zapata se efectla de modo que la resultante de las cargas
permanentes sin amplificar, incluidos los momentos, coincida con la ubicacion del
centro de gravedad de la zapata. Para ello, se extiende, desde la linea de accion de la
resultante, una longitud a ambos lados igual o0 mayor que la distancia entre este punto
y el limite exterior de la columna mas alejada. Es conveniente que, cuando sea posible,
la zapata se extienda mas alla del borde de la columna para que la seccion critica por

punzonamiento no sea disminuida.

g R=P +p2 TV

| IR, q [ |P
' ' !H
1
i

L/2 L/2 ‘

P —— -

() Si las cargas P, y P, no tienen excentricidad

Figura 2.13 Zapata combinada con cargas concéntricas
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

R=P, +P,

Lé‘-‘ f—'jez“- ]

| L/2 L/2 |
| |

(a) Silas cargas P, y P, tienen excentricidad

Figura 2.14 Zapata combinada con cargas excéntricas
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

(2-24)
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Donde:

S = Ancho de la cimentacion

L = Largo de la cimentacion

P, = Carga de gravedad que baja por la columna 1
P, = Carga de gravedad que baja por la columna 2

Si las columnas resisten cargas sismicas, se efectta la verificacion por sismo en las
dos direcciones. En caso que la reaccion del terreno exceda su capacidad, se incrementa
el ancho de la cimentacion. También se verifica la excentricidad en la direccion
perpendicular, en caso que ésta exista. Este tipo de zapata requiere una

verificacion adicional si la carga viva es mayor que 500 kg/m? como el caso de
depositos. Se analiza la reaccion del terreno cuando se retira el 50% de la sobrecarga
de la columna 1 y el resto de cargas permanecen constantes. Se repite el proceso pero
con la otra columna. En caso que se exceda la capacidad portante del terreno, se

incrementa el ancho de la zapata.

Los diagramas de momentos flectores y fuerzas cortantes en la direccion paralela al
largo de la zapata se muestran en la figura 2.15. Se puede considerar que las
columnas son apoyos de tipo cuchilla o se puede considerarlas con sus dimensiones

reales. Esto reducira los esfuerzos de la cimentacién en estas secciones.
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Figura 2.15 Diagramas de momentos flectores y fuerzas cortantes
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
Antes de calcular el refuerzo por flexion, se verifica el punzonamiento y la transferencia
de las cargas de las columnas a la zapata. En caso de ser necesario se incrementa el
peralte del elemento. Si las columnas estan pegadas al borde de la zapata sera
necesario reducir la seccion critica para la verificacion del corte por punzonamiento,
como se muestra en la figura 12.16. Definido el peralte de la estructura, se determina
el refuerzo por flexién como si se tratara de una losa. El refuerzo minimo es igual a
0.001 8hS. Dependiendo de la separacion entre columnas, el acero de flexion tendra
distribuciones diferentes (ver figura 12.17.) en las secciones donde no se requiera
refuerzo por flexion, se recomienda colocar acero adicional en la parte inferior igual
a la mitad o la tercera parte del requerido en la parte superior. Finalmente, se verifica

la longitud de anclaje del refuerzo.



51

Seccion critica para el disefio de 1a zapata por punzonamiento

Se considera
inefectivo

\Z 7

=

d/2 d/2 d/2
Figura 2.16 Punzonamiento en zapata combinada
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
El siguiente paso del disefio es la verificacion del cortante por flexion. En caso de ser
necesario, se proveen estribos, los cuales se disefian como si se tratara de una viga.
Por lo general, para zapatas combinadas se utilizan estribos multiples y de diametros

grandes.

El refuerzo longitudinal paralelo a la menor dimensién de la cimentacién se calcula
considerando que a cada columna le corresponde una porcion de la zapata. La parte
de la zapata que corresponde a cada una de ellas es la limitada por su borde més cercano
y la seccion de fuerza cortante nula. Se recomienda distribuir el acceso calculado en
una franja limitada por las secciones verticales paralelas a la cara de la columna a d/2
de ésta, y en el resto de la zapata acero adicional al doble del espaciamiento.
Se verifica la resistencia al corte por flexion en esta direccion aunque por lo general,

no se requiere refuerzo transversal en este sentido.

- ;P,u } P2y }Plu rzu 'piu ‘ Poy
i T 11 T |

= _,Ih i ﬁIh & =
DU O
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/—\ My \/\/ My My

(a) (b) (c)
Figura 2.17 Disposicion de la armadura en una zapata combinada
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
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2.10.8 Escaleras

Las escaleras y rampas son los elementos de la estructura que conectan un nivel con
otro. La comodidad que brindan al usuario depende en gran medida de su inclinacion.
En este sentido, es recomendable una inclinacion de 20° a 50°. Para pendientes

menores lo usual es emplear rampas.

Las escaleras presentan diferentes tipos de secciones como se muestra en la figura
2.18. Los pasos miden entre 25 y 30 cm. y los contrapasos entre 16 y 19 cm. Como

regla practica se considera que una escalera bien proporcionada si cumple la siguiente

relacion:
6lcm < 2c + p <64cm (2-25)
Donde:
¢ = Longitud del contrapaso
p = Longitud del paso.
e
/Nan'z
pe=-4000m, Contrapaso
Paso
Contrapaso

Paso

Figura 2.18 Diferentes secciones de escaleras
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
Uno de los tipos mas comunes de escaleras es la que esta constituida por una losa que
se apoya en los dos niveles que conecta. Se emplean para luces pequefas, de 3 a 4 m.
si las luces son mayores, se colocan vigas entre nivel y nivel, [lamadas vigas guarderas,

y la losa se apoya sobre estas como se muestra en la figura 2.19.
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Descanso

Acero de temperatura

Viga

Acero principal
1 L | Muro

Viga de apovo

Figura 2.19 Escalera losa
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

Acero principal

Acero de temp eratura

A
19

»ﬂ"’h‘"’?"ﬁ’ Viga guardera

Viga guardera B=—— Acero principal —A

Acero de temperatura
Viga guardera

Corte transversal Corte longitudinal

Figura 2.20 Escalera apoyada en vigas guarderas
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

Las escaleras de losa se calculan como elementos horizontales cuya luz es igual a la
proyeccion horizontal de la luz de la escalera. El peralte efectivo y el espesor de la
losa se consideran como se muestra en la figura 2.21. Si la losa no es solidaria con

sus apoyos, la luz de disefio, L, sera:
L<l+d (2-26)

L<I+B (2-27)

Donde:
L = Distancia entre los ejes de los apoyos.
d = Peralte efectivo de la losa.

B = Ancho del apoyo.
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Se recomienda que los apoyos sean horizontales para que la reaccion no tenga

componente inclinada.

hgprom para calcular
el peso propio

1L
o

Figura 2.21 Criterio para el disefio de escalera losa
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
Si la escalera tiene descanso, los momentos positivos se reducen en los puntos donde
se produce el cambio de direccion de la escalera, siempre que los desplazamientos
horizontales en los apoyos estan restringidos. Si el desplazamiento horizontal es libre,
entonces la escalera se puede calcular como un elemento simplemente apoyado. Es
una practica comun entre los proyectistas disefiar las escaleras con un momento de
1/8wl? para el refuerzo positivo y 1/24wl® para el negativo, en los apoyos y los puntos

de cambio de inclinacion.

La armadura de la losa debe colocarse de forma que la resultante de las fuerzas en el
acero a ambos lados de una doblez no ocasione que el desprendimiento del concreto
adyacente (ver figura 2.22 para facilitar el armado del encofrado, es recomendable
distribuir el refuerzo de temperatura de modo que haya una varilla por paso. El
detallado final de la geometria de la escalera debera desarrollarse cuidando que el
encofrado no forme angulos agudos, en cuyo caso, la madera no puede ser retirada

después que el concreto ha fraguado.

Si la escalera cuenta con vigas guarderas, es recomendable que cuenten con armadura
longitudinal positiva y negativa en toda la luz y estribos en toda su longitud. Su analisis

es similar al analisis de las escaleras de losa.
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(a) Distribucion correcta del esfuerzo

-

\ El concreto se desprende

(b) Distribucion incorrecta del refuerzo
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Figura 2.22 Distribucion del refuerzo en escaleras
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

En edificios, como el mostrado en la figura 2.23, se suele aislar los descansos

intermedios de la escalera para evitar que durante acciones sismicas, éstos punzonen

los muros o columnas adyacentes.

La escalera se analiza como un elemento de dos tramos. Las cargas aplicadas en el

tramo inferior de la escalera generan tension en el tramo superior mientras que las

aplicadas en el superior, generan compresion en el inferior. Puesto que el concreto es

eficiente en compresion, el tramo inferior se disefia s6lo por flexién. Sin embargo, el

tramo superior se disefia como un elemento sometido a flexién y traccion.

I—Escalera autoportante

L il

C e r e rsss

P

Escalera autoportante

AN

Figura 2.23 Carga para el disefio de escaleras autoportantes
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.
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Por su parte, la losa del descanso esta sometida no solo a la flexién generada por las
cargas que actdan directamente sobre ella, sino a la torsién generada por las fuerzas
de tension y compresion en los tramos superior e inferior de la escalera. Para que este
torsor sea o menor posible, el refuerzo provisto para resistir la tension en el tramo
superior debe distribuirse lo mas cerca posible del borde interior del elemento (ver

figura 2.24.). De este modo se busca reducir el brazo de palanca del par.

s As (tension)

1
A
] TiosaAdfyo
A
] D

Z | 3
A 0
] |
A --dr-l-dl—i_]i———
A
A
~
A

Eje de la escalera

Figura 2.24 Torsién en el descanso de escaleras autoportantes
Fuente: HARMSEN, Disefio de Estructuras de Concreto Armado.

2.11 ANALISIS Y DISENO DEL HORMIGON PRETENSADO

La introduccién del hormigbén como elemento constructivo, constituye el cimiento
para el desarrollo de las grandes civilizaciones del siglo XX. EI hormigdn tuvo sus
primeras aplicaciones en 1890, hecho que revoluciond el modo de construir y que
permitio la edificacion de estructuras de gran escala, imposibles de lograr
anteriormente. Desde sus inicios, la fabricacion del hormigon ha experimentado un
proceso constante de adelanto. EI hormigdn pretensado representa el Gltimo eslabon

en este proceso de perfeccionamiento.

En la conformacion del hormigdn pretensado resulta ineludible el empleo de acero
de alta resistencia. Es por esta razdn que el hormigén pretensado se convierte en una
realidad casi medio siglo después de la introduccién del hormigdn. La combinacion
de hormigdén y acero de altas especificaciones constituye la base del hormigon

pretensado, por lo que los elementos de hormigon pretensado manifiestan un amplio



57

grado de resistencia y son factibles de resistir mayores solicitaciones de carga
cubriendo claros de mayor longitud. Ademés de los aspectos funcionales y
economicos especiales del hormigdn como material de construccion de cualquier tipo
de estructura, ciertas propiedades mecanicas Yy fisicas son importantes con respecto a

la aplicacion y el comportamiento del hormigon.
2.11.1 Definicién de pretensado

El pretensado significa la creacion intencional y preliminar de esfuerzos en un
elemento estructural dado, con el proposito de mejorar su comportamiento y resistencia

bajo condiciones de servicio y de resistencia.

En vigas consiste en la introduccion de suficiente pre compresion axial para que se
eliminen todos los esfuerzos de tension que actuaran en el concreto. Con la practica y
el avance en conocimiento, se ha visto que esta idea es innecesariamente restrictiva,

pues pueden permitirse esfuerzos de tension en el concreto y un cierto ancho de grietas.
El cddigo ACI define:

Hormigdn pretensado: Hormigon en el cual han sido introducidos esfuerzos internos
de tal magnitud y distribucion que los esfuerzos resultantes debido a cargas externas

son contrarrestados a un grado deseado
2.11.2 Clasificaciony tipos
2.11.2.1 Hormigdn pretensado con tendones o cables pretensados

Hormigon pretensado en el cual los tendones o cables se tensan antes de colocar el
hormigén. Los tendones o cables, que generalmente son de cable torcido con varios
torones de varios alambres cada uno, se re-estiran o0 tensan entre apoyos que forman

parte permanente de las instalaciones de una planta de fabricacion.

Se mide el alargamiento de los tendones, asi como la fuerza de tension aplicada por

los gatos.
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Con la cimbra en su lugar, se vacia el hormigon en torno al tendén esforzado. A menudo
se usa hormigdn de alta resistencia a corto tiempo, a la vez que curado con vapor de
agua, para acelerar el endurecimiento del hormigon. Después de haberse logrado
suficiente resistencia, se alivia la presion en los gatos, los torones tienden a acortarse,
adicionando resistencia en la viga. Este presfuerzo es transferido al hormigén por
adherencia, en su mayor parte cerca de los extremos de la viga, y no se necesita de

ningun anclaje especial.
Caracteristicas:

e Pieza prefabricada

e El presfuerzo se aplica antes que las cargas de servicio
e El anclaje se da por adherencia

e Laaccion del presfuerzo es interna

e El acero tiene trayectorias rectas

e Las piezas son generalmente simplemente apoyadas (elemento isostatico)
2.11.2.2 Hormigdn pretensado con tendones o cables postensados

Contrario al pretensado el postensado es un método de hormigon pretensado en el
cual el tenddn o cable que va dentro de unos conductos es tensado después de que el
hormigdn ha fraguado. Asi el postensado es casi siempre ejecutado externamente contra
el hormigén endurecido, y los tendones o cables se anclan contra el hormigon

inmediatamente después del tesado.

Generalmente se colocan en los moldes de la viga conductos huecos que contienen a
los tendones o cables, y que siguen el perfil deseado (parabdlico), antes de vaciar el
hormigon.

Caracteristicas:

e Piezas coladas en sitio.
e Seaplica el presfuerzo después del fraguado del hormigén.

e El anclaje requiere de dispositivos mecanicos.
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La accion del presfuerzo es externa.
La trayectoria de los cables son curvos.

La pieza permite continuidad en los apoyos (elemento hiperestatico).
Ventajas del hormigon pretensado

El esfuerzo del pretensado reduce las tracciones producidas en las vigas,
incrementando tanto su capacidad para resistir cargas como la longitud de la
misma.
Una viga de hormigdn pretensado generalmente tiene un menor volumen de
hormigon con respecto a una viga de hormigén reforzado, bajo las mismas
condiciones de luz y carga.
Soluciones viables en puentes viga de hasta 45 m de luz.
Produjo ventajas como en la construccion de elementos, dos variantes
constructivas de esta tecnologia consistentes en la fundicion y tensado
(tesado) in situ, o la fundicion y tensado previo, y el lanzamiento posterior de
las vigas.
La reduccion en el peso de la estructura es el efecto mas importante en los
puentes de hormigdn pretensado. Una viga de puente de 20 m. de longitud
(con 4 vigas para 2 carriles), que en hormigon reforzado requeriria una altura
aproximada de 2.00 m. y un ancho de 0.50 m., en hormigén pretensado podria
tener 1.40 m. de altura, y un ancho variable entre 0.50 m. y 0.20 m.,
reduciéndose su peso aproximadamente a la mitad.
Permite la utilizacion de materiales de alta resistencia, hace al hormigon
durable por tanto:

- Pocas fisuras

- Menores flechas

- Muy resistente a la fatiga
Mayor control de calidad en elementos pretensados (produccion en serie).
Siempre se tendra un control de calidad mayor en una planta ya que se trabaja

con mas orden y los trabajadores estan mas controlados.
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2.11.5
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Mayor rapidez en la fabricacion de elementos pretensados. El fabricar muchos
elementos con las mismas dimensiones permite tener mayor rapidez.
Prueba de carga: inherente (el peor estado de carga del pretensado es en el

momento del tesado).

Resilencia: se recupera la tension después de aplicar cargas.
Desventajas del hormigon pretensado

Se requiere transporte y montaje para elementos pretensados. Esto puede ser
desfavorable segun la distancia a la que se encuentre la obra de la planta. Mayor
inversioén inicial.

Disefio mas complejo y especializado (juntas, conexiones, etc.).

Planeacion cuidadosa del proceso constructivo, sobre todo en etapas de
montaje.

Detalles en conexiones, uniones, disposiciones de cables, cufias, etc.

La demolicién es peligrosa.

Pérdidas de pretensado

Dentro de las pérdidas de pretensado estan las pérdidas instantaneas que se dan al inicio

del pretensado y las pérdidas diferidas que se dan a lo largo del tiempo, estas pérdidas

deben ser calculadas.

2.11.5.1 Pérdidas instantaneas

Por friccidn, la tensién se reduce a lo largo de la longitud del cable, por lo
general los tendones se anclan en un extremo y se estiran mediante los gatos
desde el otro. A medida en que el acero se desliza a través de la vaina, se
desarrolla la resistencia friccionante, con el resultado de que la tension en el
extremo anclado es menor que la tension en el gato.

Por incrustacion de anclaje, inmediatamente despues de la transferencia de
fuerzas se reduce la tension en los cables por el deslizamiento en los anclajes

en los miembros postensados.
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Por acortamiento elastico, cuando la fuerza pretensora se transfiere a un
miembro, existird un acortamiento elastico en el hormigon a medida en que éste

se comprime causara una pérdida de tension en los tendones.

2.11.5.2 Pérdidas diferidas

Por contraccién, la contraccion por secado del hormigon provoca una
reduccion en la deformacion del tendon o cable del presfuerzo igual a la
deformacion por contraccion del hormigon lo que produce una pérdida de
esfuerzo en los cables.

Por flujo plastico, el hormigén es sujeto a un esfuerzo de compresion
constante, primero se deformard eldsticamente, y después continuara
deformandose en el tiempo.

Por relajamiento, los tendones o cables de pretensado se mantienen
esforzados  esencialmente con longitud constante durante la vida de un
miembro, a pesar de que existe alguna reduccién de longitud debido al flujo
plastico y la contraccién del hormigon. Existird una reduccion gradual del
esfuerzo en el acero bajo estas condiciones debido al relajamiento, aun cuando

la longitud se mantenga casi constante.
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2.11.6 Anadlisis y disefio

El procedimiento de calculo del hormigon pretensado se resume en el siguiente
diagrama de flujo para miembros no agrietados:

| Determinar las cargas |
- | -
— Estimar el peso propio |
|
| Determinar la carga muerta |
|
| Determinar diagramas de momentos y cortantes |
A |
| Elegir el grado de concreto vy las tensiones admisibles |
|
| Determinar el minimo mddulo de seccion Zt, Zb |
|
| | Elegir la seccion del elemento estructural |
|
Elegir el recubrimiento minimo y determinar la maxima
excentricidad
|
| Asumir pérdidas del presforzado Determinar |
|
,_1 limites de la fuerza del presforzado Elegir el |
il
| nimero y tipo de torones |
A |
| Determinar la zona del cable y definir la trayectoria |
|
\—| Determinar las pérdidas del presforzado |
|
| Determinar el esfuerzo ultimo por flexion |
- | -
| Determinar el esfuerzo ultimo por cortante |
- | -
| Disefiar el bloque de anclaje |
|
| Verificar las deflexiones |
I
| Detallar armaduras |

Fuente: HURST M.K. (1998) Prestressed Concrete Design
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2.11.7 Sistema de pretensado
Existen varios sistemas de pretensado en nuestro medio, tales como:

e JLPRETENSADOS.
e FREYSSINET.

e PROTENDE.
e OVM.
o DYWIDAG.

A continuacién se mostrara algunas propiedades del sistema PROTENDE ya que es
éste el sistema del que se tomd referencia. Cualquier otra cuestion se puede obtener
del catadlogo de PROTENDE.

Figura 2.25 Anclaje de PROTENTE tipo MTC
Fuente: Manual de especificaciones técnicas PROTENDE
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Figura 2.26 Geometria del anclaje tipo MTC de PROTENDE
Fuente: Manual de especificaciones técnicas PROTENDE
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W Amm | Bmm @C Dmm | Emm | Fmm 2G H mm
Tipo mm mm
4 MTC 12.7 150 100 100 45 200 50 140 10
6 MTC 12.7 180 100 127 50 200 50 170 10
7MTC 12.7 190 100 127 50 250 50 180 10
8 MTC 12.7 210 100 140 50 300 50 190 10
9MTC 12.7 220 100 152 50 300 50 200 10
10 MTC 12.7 240 210 165 55 300 50 220 10
12 MTC 12.7 240 210 165 57 350 50 220 12
15 MTC 12.7 290 165 197 60 350 50 270 12
19 MTC 12.7 320 300 216 60 400 50 290 12
22 MTC 12.7 350 300 229 60 450 60 320 16
27 MTC 12.7 400 300 267 75 600 70 410 20
31 MTC 12.7 430 475 279 85 600 70 430 20
4 MTC 15.2 170 200 110 50 200 50 160 10
6 MTC 15.2 210 250 140 55 300 50 190 10
7MTC 15.2 230 250 146 55 350 50 210 12
9MTC 15.2 260 250 175 60 350 50 240 12
12 MTC 15.2 300 250 197 60 400 50 280 12
15 MTC 15.2 340 300 222 60 450 50 310 12
19 MTC 15.2 380 300 247 70 500 50 350 16
22 MTC 15.2 420 350 267 75 600 70 430 20
27 MTC 15.2 450 370 292 85 650 70 470 20

Fuente: Manual de especificaciones técnicas PROTENDE

Tabla 6 Torones de 7 hilos - Propiedades del acero de pretensado de PROTENDE

Designacion Diametro Area Masa Carga de Carga minima a
ABNT NBR- nominal nominal nominal ru,pt_ura 1% d_e
7483 minima elongamiento
Cables mm mm2 g/m KN kN
CP. 175 RB 12.7 94.2 744 165.7 149.1
CP. 190 RB 12.7 98.7 775 187.3 168.6
CP. 175 RB 12.7 1014 792 207.2 186.5
CP. 190 RB 15.2 140.0 1102 265.8 239.2

Fuente: Manual de especificaciones técnicas PROTENDE
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3 INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1 ESTUDIO TOPOGRAFICO

Se realiz6 un levantamiento topografico de detalles en la zona de estudio abarcando
un area que pueda resultar representativa y que se encuentre bien referenciada para

asi lograr un mejor emplazamiento del puente peatonal.

Para la obtencion de datos se utilizd como equipo principal una estacion total y todo
el equipo complementario con el cual se pudo obtener un levantamiento de 89 puntos
(ANEXO A.6) que fueron procesados con la ayuda del programa CIVIL 3D version
2015 y plasmados en un plano que se adjunta en el ANEXO C.1.

3.2 ESTUDIO DE SUELOS

Para determinar las caracteristicas del suelo, principalmente la capacidad portante,
utilizaremos los estudios de suelos de lugares aledafios al que se emplazara el puente
peatonal. Para esto tomamos en cuenta un estudio realizado por la empresa
CONSULTORA UNION.SRL para el proyecto de construccion de un viaducto en la
zona, del cual anexamos el informe del laboratorio en el ANEXO A.7.

Debido a la baja resistencia que presenta el suelo en algunas zonas optaremos por
utilizar el mayor valor obtenido en los ensayos de la capacidad portante, para el

disefio de las fundaciones se utiliza 1.74 kg/cm?.

En caso de verificarse en el momento de la construccion que la capacidad portante no
alcanza el valor minimo que se utilizd para el calculo se realizard un mejoramiento
del suelo o cambio de material seglin corresponda hasta tener las condiciones 6ptimas

requeridas para realizar la construccion de la fundacion del puente peatonal.
3.3 [ESTUDIO DE TRAFICO PEATONAL Y VEHICULAR

Se realiz6 un aforo vehicular y peatonal en las horas de mas alto trafico con el cual

pudimos llegar a las siguientes conclusiones:

La avenida Panamericana es una de las vias més transitadas de la ciudad de Tarija en

la cual circulan vehiculos de transporte pesado como ser vehiculos de transporte
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provincial e interdepartamental provenientes del norte del pais, por lo tanto el valor
de la luz libre vertical debe ser de 5 m. segiin recomendacion de la norma ABC para
pasos a desnivel.

No obstante a esto se construyd recientemente una avenida paralela (avenida
Integracién) que conecta las zonas del Puente San Martin y la ex parada norte y que
representa una alternativa a la avenida Panamericana en especial para circulacion de

vehiculos particulares.

Con los resultados obtenidos del trafico peatonal se pudo evidenciar claramente la
gran cantidad de personas que dia a dia transitan por la zona, en especial aquellas que
tienen la necesidad de cruzar la avenida y se verian muy beneficiadas al contar con un

puente peatonal.
34 DISENOY CALCULO ESTRUCTURAL
3.4.1 Consideraciones iniciales

El disefio del puente peatonal en la avenida Panamericana estd basado en los
siguientes aspectos que se adoptaron como soluciones méas practicas y econémicas al

problema ya mencionado.

En primer lugar cabe recalcar que se trata de una estructura de hormigén armado con

vigas postensadas, de la cual se pueden rescatar los siguientes datos principales:

La normativa de disefio para elementos de hormigon armado es la ACI 318-05,
también se respaldé con textos compatibles con dicha norma y en algunos casos

textos basados en la norma ACI 318-02.

Para el disefio de hormigdn pretensado se basé en la norma AASHTO 2004 y todos
los textos basados en ella ya que tienen compatibilidad con la norma ACI 318-05.

El hormigon que se utilizd para el disefio de en las losa, columnas, escalera,

voladizos, vigas cabezal y zapatas sera de £>c=250 kg/cm?.

El tipo de hormigdén que se utilizé para el disefio de las vigas presforzadas es de
£c=350kg/cm?.
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En el armado del hormigén se usard acero corrugado de fy=4200 kg/cm? con

diametros que pueden variar entre: 6mm, 8mm, 10mm, 12mm, 16mm y 20mm.
Los recubrimientos minimos adoptados para el calculo son:

2.5 cm en elementos disefiados a flexion que se encuentren por encima de la

superficie del suelo como ser vigas y losas, 3.5 cm en columnas y 7.5 cm en zapatas.

La estructura cuenta con dos tramos de distinta longitud y distinta cota de fundacién

lo que lo vuelve en una estructura longitudinalmente asimétrica.
3.4.2 Uso de software aplicado a la ingenieria

En el desarrollo del calculo y disefio estructural, ademas de los métodos de célculo
descritos en los textos y normas, se utilizo distintos programas computacionales

dedicados a la ingenieria descritos a continuacion:
Para las memorias de calculo se utilizo las hojas de calculo de Microsoft Excel 2010.

En el procesamiento de los datos topograficos se utilizo el programa Civil3D 2014 de
Autodesk.

Para la elaboracion de planos arquitecténicos se utilizé el programa AutoCad 2014 de
Autodesk.

En la modelacion y calculo estructural de los elementos de hormigén armado se

utilizé el programa estructural SAP2000 v.17 de CSi.

Para la verificacion de las secciones de las columnas se utiliz6 el programa CSiCol
v.8 de CSi.

Para el detalle del armado y cuantificacion de armaduras se utilizd el programa
Structural Detailing 2015 de Autodesk.

Para realizar el costo, presupuesto y cronograma de la obra se utilizo el programa
PRESCOM 2010 y el Microsoft Project 2010 respectivamente.
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3.4.3 Barandadoy cubierta

En el disefio geométrico y célculo estructural del barandado se emple6 como
referencia la norma AASHTO 2004, siendo en su totalidad una estructura metalica

cuyos elementos estructurales estan unidos por soldadura.

Las secciones utilizadas en los distintos elementos estructurales que conforman dicha

estructura son los siguientes:

Cubierta de plancha de Zinc-Alum acanalada de e=0.6 mm y un peso propio de 4.86
kg/m?. Que transmitird su carga a unas correas de seccién 3x3 cm que estaran
apoyadas perpendicularmente en secciones rectangulares de 5x2 cm, las cuales
transmitirdn su carga a los postes.

Los postes tienen una seccién de 10x10 cm en la parte inferior y se reduce a una
seccion de 5x5 cm en la parte superior, la distancia libre entre postes es de 1.9 m de

separacion y de 2.0 m entre eje y eje.

Se utilizaran secciones huecas circulares de 2 pulg de diametro para pasamanos, tanto
superiores como inferiores, unidas a los postes mediante soldadura en las juntas. La
baranda cuenta con una altura de 1.10 m hasta la parte superior del ltimo pasamanos,
el espaciamiento entre las barras horizontales esta conforme a la norma AASHTO.

Las medidas y disposicion de los elementos estructurales mencionados pueden ser

verificadas en el anexo de planos. (Plano 02/10).

Se realiz6 un modelado estructural en el programa SAP 2000 v.17 tomando en cuenta
las dimensiones indicadas, de los cuales se obtuvo diagramas de fuerzas cortantes y
momentos (envolventes), que se utilizaron para determinar la capacidad de cada

elemento estructural y asi obtener un disefio lo mas eficiente posible.
3.4.4 Losa de hormigon armado

Para el disefio de la losa de hormigon armado se baso6 en la norma ACI 318-05 tomando
en cuenta la configuracion geométrica se dispuso del armado en una sola direccién por

lo cual la losa se analiz6 como una viga de 1 metro de ancho.
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Se tomaron en cuenta cuatro hipdtesis de carga actuantes, con una carga viva

conforme indica la norma de 417.94 kg/m? ademés de la carga de peso propio, que se
muestran en la memoria de calculo de la losa.

El espesor de la losa es de 0.15 m, un largo de 26.2 m y un ancho de 2.2 m. con un

hormigén de £c=250 kg/cm? y un acero de fy= 4200 kg/cm>.
3.4.5 Vigas de hormigén presforzado

El puente peatonal consta de dos vigas de distinta longitud, las cuales tienen un
calculo independientes una de la otra pero manteniendo relacién en el peralte y la
seccion de las vigas, a continuacion se detallara la metodologia usada y los

respectivos resultados de cada viga.

Para el tesado de las vigas se utilizara el sistema de postensado PROTENDE donde

las vigas seran tesadas de un s6lo extremo.
Las vigas soportan directamente las cargas y concargas transmitidas de la losa.

Viga 1 tiene una luz de célculo de 13.5 m entre ejes de los apoyos, tiene una seccion
tipo I. Para aplicarle la fuerza de tesado se empleara una vaina con anclajes tipo MTC
PROTENDE — 9 MTC 15.2 tesados de un lado con 9 torones con los cuales se debe
alcanzar una fuerza inicial 176240.79 kg y se estima una pérdida instantanea de
13.18% y una pérdida diferida de 5.99% haciendo un total de pérdidas de 19.17%.

Viga 2 tiene una luz de célculo de 12.00 m entre ejes de los apoyos, tiene una seccion
tipo 1. Para aplicarle la fuerza de tesado se empled una vaina con anclajes tipo MTC
Protende —9 MTC 12.7 tesados de un lado con 9 torones con los cuales se debe alcanzar
una fuerza inicial 124784.55 kg y se estima una perdida instantanea de

13.77% y una perdida diferida de 5.65% haciendo un total de pérdidas de 19.42%.

3.4.6 Disefo de los aparatos de apoyo

En el célculo y disefio de los aparatos de apoyo se siguio el procedimiento que nos
propone el libro de Belmonte y se determind el uso de apoyos de neopreno

compuesto con placas metalicas.
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Los apoyos son de 0.2x0.2 m con una altura de 0.04 m.

Tomando en cuenta que se tiene una carga concentrada sobre una superficie superior
se verifico la armadura de los dados de apoyo por el método de las bielas y se realizd
la comparacion con el calculo obtenido mediante programas computacionales usando
elementos finitos en el programa estructural SAP 2000 v.17, de los cuales se llegd a
la conclusion que no es necesaria una armadura de traccion en los dados de apoyo y
que la armadura de la viga cabezal cubrira las solicitaciones que se presenten por efecto

de la carga concentrada.

Adicionalmente a los aparatos de apoyo se disefié unos bloques de hormigén armado
que eviten cualquier rotacion de la viga ante una posible carga asimétrica en la losa,

contrarrestando el momento de torsion que podria producirse.
3.4.7 Estructuras de sustentacion

La estructura de sustentacion esta compuesta por elementos formados por dos columnas
y una viga cabezal en la cual se fijaran los aparatos de apoyo de neopreno compuesto,
la viga transmite toda su carga en los apoyos de neopreno gque a su vez se transmite la
carga a la viga cabezal para ser distribuidos en las dos columnas.

En los porticos A y C se encuentran vigas en voladizo que sirven de apoyo a las
escaleras, estas vigas reciben el peso propio y la carga viva que actla en las rampas

de las escaleras y las transmiten a las columnas.

Las columnas son de seccion circular de 0.40 m de didmetro y de alturas variables
segun la geometria, en el calculo de columnas se uniformizo la geometria de las

secciones como la disposicion de las armaduras.

Los elementos que forman parte de la estructura de sustentacion estan disefiadas con

hormigén de £c=250 kg/cm? y un acero de fy=4200 kg/cm?.
3.4.8 Escaleras

Las escaleras del puente peatonal tienen una geometria particular pues cuentan con

tres descansos de media circunferencia y cuatro tramos rectos de 1.5 m de ancho y
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estdn compuestos por escalones de 0.32 m de huella y 0.18 m de contrahuella, debido
a la variacion de alturas en los extremos del puente peatonal las escaleras tienen una
minima variacién entre ellas que tienen incidencia en los esfuerzos por esa razén cada

escalera tiene un célculo independiente.

Las escaleras ademé&s de su peso propio estan disefiadas para soportar una carga viva

de 400 kg/m2 y la carga puntual que se transmite de los postes del barandado.

El analisis estructural de las escaleras se realizo en el programa estructural SAP 2000
v.17 modelando la estructura como elementos de area (Shell) de los cuales se obtuvo
los esfuerzos para el disefio por flexién y cortante.

Para el disefio de las escaleras se adopté un valor de fc=250kg/cm? y un acero de
fy=4200kg/cm?.

3.4.9 Fundaciones

En la fundacion de la estructura se optd por disefiar zapatas combinadas dada la
cercania de las columnas. Las zapatas son rectangulares y estan ubicadas de manera

que el centro de gravedad de las columnas no genere mucha excentricidad en la

zapata, las dimensiones de cada zapata son las siguientes:

e Dimensiones de la zapata del pdrtico A son de 2.5x3.8 m y altura de 0.5 m.
e Dimensiones de la zapata del pértico B son de 1.8x3.0 m y altura de 0.5 m.

e Dimensiones de la zapata del portico C son de 2.5x3.8 m y altura de 0.5 m.

Los bloques de las zapatas estan disefiados con hormigén de £°c=250kg/cm? y acero
de fy=4200kg/m?.

3.5 DESARROLLO DE LA ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL
PROYECTO

3.5.1 Especificaciones técnicas

Se desarrollaron especificaciones técnicas de forma general, las cuales muestran los

requisitos minimos que se tendran que cumplir, ademas mencionar que se deben
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aplicar las normas correspondientes tanto de hormigones como las estructurales las
cuales se detallan en el ANEXO C.1.

3.5.2 Cdmputos métricos

Tabla 7 resumen del anexo C.2.

ITEM N°DESCRIPCION UNIDAD CANT.
1 INSTALACION DE FAENAS glb 1.00
2 LIMPIEZA GENERAL DE LA OBRA glb 1.00
3 PROV. Y COLOC. DE LETRERO DE OBRAS Pza. 1.00
4 REPLANTEO Y CONTROL TOPOGRAFICO m 28.67
5 EXCAVACION PARA ZAPATAS m3 62.90
6 HORMIGON fc= 250 kg/cm2 m3 42.65
7 ACERO ESTRUCTURAL fy=4200 kg/cm2 kg 4168.86
8 RELLENO Y COMPACTADO m3 47.60
9 APOYO DE NEOPRENO dm3 6.40
10 HORMIGON PARA VIGA H°P° fc= 350 kg/cm2 m3 5.18

26.00
613.36

11 LANZAMIENTO DE VIGAS DE H°P° m

12 TUBO PASAMANOS F.G. @2" m

13 POSTES SECC. 10X10 m 94.60
m
m
m

14 POSTES SECC. 5X5 38.08
15 VIGA SECC. 2X5 35.28
16 CORREA SECC. 3X3 157.62
17 PLANCHA ZINC-ALUM + CUMBRERA m2 71.45
18 DESMOVILIZACION glb 1.00

3.5.3 Anadlisis de precios unitarios

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

actuales de materiales, mano de obra y maquinaria, detallado en el ANEXO C.3.

Los valores y parametros de céalculo adoptados en la planilla de precio unitario son

los siguientes:

1. Materiales.

2. Mano de obra.
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a. Cargas sociales, 60% de la mano de obra.
b. Impuestos IVA, 13% de la mano de obra + Cargas sociales.
Equipo, maquinaria y herramientas
a. Herramientas menores, 5% del total de la mano de obra con cargas
sociales e IVA.
Gastos generales y administrativos, 12% de 1+2+3.
Utilidad, 8% de 1+2+3+4.
Impuestos IT, 3 % de 1+2+3+4+5.

Total precio unitario, la suma de 1+2+3+4+5+6.

Presupuesto de construccion

El presupuesto necesario para poder construir este proyecto sera de: (ANEXO C.4)

Bs. 499 844.89

Son: CUATROCIENTOS NOVENTA Y NUEVE MIL OCHOCIENTOS CUARENTA'Y
CUATRO 89/100 BOLIVIANOS

3.55

Plan y cronograma de obras

Se desarroll6 una programacion mediante el método del diagrama de Gantt y se

planed la ejecucion del proyecto organizando los frentes de trabajo mostrados en

anexos.

Segun el cronograma y planeacién mostrada se estim6 un tiempo de ejecucion de la
obra de: (ANEXO C.5)

102 dias calendario
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4 CARGAS CONCENTRADAS SOBRE MACIZOS DE HORMIGON
ARMADO

41 MARCO CONCEPTUAL

Cuando una pieza de hormigdn que presenta una superficie plana estd sometida a una
compresion localizada (es decir, que se aplica sélo a una parte de esa superficie)
aparecen dos problemas diferentes que deben ser controlados:

e Lacompresion local de contacto.

e Las tracciones transversales de hendimiento, que pueden requerir armaduras.

Las compresiones localizadas se presentan a menudo en construccion: cargas de
pilares metalicos sobre macizos de hormigdn en edificios industriales; cargas de trafico;
reacciones de apoyo; rétulas; placas de anclaje en piezas postesadas; etc. Para disminuir
costes, en estos casos suelen emplearse pequefias placas de base, con objeto de
aprovechar las altas presiones admisibles.

Las presiones externas se propagan por la pieza desde la superficie de contacto dando
origen a un sistema tridimensional de tensiones, con componentes de traccion en
direccion transversal a la fuerza exterior; y una vez recorrida una cierta longitud de
transmision (en la direccidn de la fuerza) se alcanza un estado uniforme de tensiones
en la seccion transversal de la pieza. En toda la zona de transmision (llamada "region
de perturbacion de Saint Venant™) no es aplicable la Resistencia dé Materiales. Esta
zona constituye una regién D y ha sido estudiada experimentalmente, en especial
mediante ensayos foto elasticos completados con analisis en computadora por el

procedimiento de elementos finitos.
4.2 ALCANCE
Se analizara un ejemplo tipo con el programa SAP2000 v.17.

En este capitulo se detallara el procedimiento para el andlisis de estos casos de carga,
realizando una descripcion de los resultados obtenidos con el programa y

comparandolos con los obtenidos mediante formulas.
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43 DESARROLLO

Para una mayor comprension del tema planteado realizaremos un ejemplo préctico
que nos permita observar de manera méas adecuada el procedimiento de célculo en el
cual se pueda analizar e interpretar los resultados comparandolos con los resultados

que obtenemos mediante el analisis por computadora.
Metodo de bielas y tirantes.-

N = 80000 kg

Fy = 4200 kg/cm?

F°c = 280 kg/cm?

A=50cm a,=20cm

B=50cm b, =20cm

lNzSOOOO kg

Figura 4.1 Seccién de bloque macizo de hormigén
Fuente: Elaboracién Propia

Fb = 12000.0 kg As = 2.857 cm?
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Metodo de elementos finitos en computadora.-

Modelado el bloque macizo en el programa con elementos discretizados volumétricos
de 5 cm de arista, (solid), se carga de forma distribuida una determinada superficie,
para esto se convierte la carga puntual en distribuida sobre la superficie que actuard

en contacto con el bloque.

Carga = 2000000 kg/m?

Figura 4.2 Modelado de carga concentrada en SAP 2000
Fuente: SAP 2000 v.17
Modelada y cargada la estructura se procede al analisis e interpretacion de los

resultados que se obtienen del programa en primera instancia.

Para la interpretacion de los diagramas de fuerzas y esfuerzos, que se obtienen del
programa, se deben verificar la posicion y orientacion de los ejes locales en cada
elemento modelado, de esta forma se tendra mayor rapidez en el momento de su lectura

y comprension.
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Ejes Locales

Ejes Globales
Figura 4.3 Detalle y orientacion de los ejes en el programa SAP 2000
Fuente: SAP 2000 v.17
Como se aprecia en la figura 4.3, lo mas conveniente es orientar los ejes locales de

todos los elementos discretizados con los ejes globales de la forma 1, 2, 3con X, Y, z

3
N

respectivamente.
”A
7 1 Cara2
Cara3 ,/ 4 _S;’;f
‘,‘ // H ! i 7 ‘_/ e
e s13 2| s
.-J('iaras / 2 "/S12
b $12 //
s1 /7
e
Z(03)

N
Cara5

X0 Ejes
globales

Nodos en elemeto solido
Esfuerzos en elementos Solidos

Figura 4.4 Orientacion de los esfuerzos en elementos solidos

Fuente: Manual de aplicacion del programa SAP2000 v14. Ing. Eliud Hernandez
los esfuerzos que seran utiles, en el caso que

Como se observa en la figura 4.4
analizamos, son la resultante de los componentes en traccién de los esfuerzos S11 en

eje XyS22eneje Y.
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r!.‘s‘bﬁ»,
JLVAN INZA/N

Figura 4.5 Esfuerzos de traccion S11 en direccién X (kg/m?)

Fuente: SAP 2000 v.17

AWAVA
,ia!bﬁrﬁ
VAVAY.

Figura 4.6 Esfuerzos de traccion S22 en direccion Y (kg/m?)

Fuente: SAP 2000 v.17
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Del reporte del programa se obtienen los valores resultantes que seran utiles para

comparar con el calculo manual:

F1(kg) | F2(kg) | F3(kg)
S11 |10021.88 0 4015.91
S22 0 10021.88 | 4015.91
Calculo de armadura necesaria:
F resultante (kg) | As(cm2) | # de barras 6mm
Manual 12000.00 2.86 6
Computadora 10021.88 2.39 5

Se observa que los resultados tienen cierta variacion, lo cual es debido a que en el
programa SAP2000 v.17 se distribuye la carga en determinada area y usando la formula

desarrollada por el método de bielas y tirantes se utilizd la carga en su forma puntual.

Adicionalmente se realizo, en el programa estructural, un anélisis con carga puntual
donde se pudo evidenciar de manera réapida que el valor de las fuerzas de traccion
aumentan en su valor siendo mas proximas o incluso superando el valor obtenido por
calculo manual, no obstante se mantendra el método que distribuye la carga por tratarse

de una representacion que tiene mas similitud con la realidad.
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5 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1 CONCLUSIONES

e La construccion de un puente peatonal mejorara la comodidad y la seguridad
de las personas que transitan por la zona del mercado Campesino, también
permitira tener un trafico vehicular mas fluido y sin tantas congestiones que
ocasionan molestias a la poblacion.

e Dentro de los pasos a desnivel o puentes peatonales existe una gran cantidad
de soluciones tanto arquitecténicas como estructurales, las cuales fueron
analizadas y se tratdé de elegir la solucién mas Optima y funcional en todo
aspecto. Las vigas de hormigon pretensado son una muy buena alternativa
cuando se trata de buscar el equilibrio entre economia y viabilidad constructiva,
este Ultimo aspecto fue el factor principal para optar por vigas pretensadas con
armaduras postesa ya que al tratarse de una via de mucha importancia para el
trafico vehicular se debe optar por el método de construccion que tome el menor
tiempo de ejecucion y seguir las especificaciones técnicas descritas en el anexo
C.1.

e Al tratare de una estructura con cubierta, el viento se convierte en un factor a
tomar en cuenta, por ello se realiz6 un analisis simplificado de viento aplicado
a estructuras abiertas en las que solo se ve afectado la parte superior, es decir
la cubierta, mientras que en la parte lateral de la estructura se desprecid el efecto
del viento al tratarse de superficies con aberturas superiores a 80%.

e Tomando en cuenta que las vigas son de longitud relativamente corta, (13.5m
y 12m), la mayor perdida en la fuerza de pretensado es causada por
deslizamiento de anclaje, afectando a la longitud total de la viga, con pérdidas
de 9.56% y 10.32% respectivamente, debido a su importancia, el control de
pérdidas instantaneas debe estar a cargo de personal con mucha experiencia en
la ejecucion de este tipo de obras.

e Las hipltesis de carga viva que actla sobre la estructura deben ser

representaciones de las situaciones mas probables y desfavorables que se
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puedan producir, es en ese sentido que se desarrollaron cuatro hipotesis de carga
detallados en el anexo B.2, siendo la mas desfavorable la cuarta hipotesis
que representa una carga asimétrica sobre la losa en la que s6lo la mitad esta
cargada, esta carga provoca torsion en la viga generando volcamiento, para
contrarrestar esta inestabilidad y evitar que se produzca rotacion se colocaron
ménsulas de trabe en los apoyos y se verificd que la armadura transversal de
la viga resista el esfuerzo de corte generado por torsion.

Las cargas concentradas que existen en los bloques de anclaje debido a la
fuerza puntual del pretensado y las cargas transmitidas por las vigas en los
puntos de apoyo producen efectos de traccion y compresion en los elementos
que lo soportan. En el andlisis para este tipo de cargas se utilizo la teoria del
método de bielas y tirantes, y como la bibliografia recomienda, se apoy6 los
resultados realizando un analisis en computadora con el programa SAP2000,
el cual esta basado en el analisis de elementos finitos y comparando resultados

se obtuvo similar cuantia de armadura en ambos casos.

5.2 RECOMENDACIONES

Se recomienda hacer la verificacion correspondiente del estado y las
propiedades del suelo para que cumplan con las condiciones estimadas
previamente en la memoria de célculo, en caso de no cumplirse correspondera
realizar un mejoramiento del suelo por los métodos recomendados por el
ingeniero supervisor, en caso de ser necesario se deben modificar las
dimensiones de las zapatas.

Se recomienda analizar los distintos métodos constructivos para este tipo de
estructuras ya que en algunos casos condicionan la metodologia de calculo
que se aplica durante el disefio.

Se recomienda tener precaucion en la seguridad laboral ya que las
construcciones en altura representan un riesgo inminente tanto para los

obreros como la poblacion civil que circula aledafia a la zona de trabajo.
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La verificacion de la resistencia del hormigon en obra debe ser controlada por
los ingenieros de manera estricta asi como también su curado para garantizar
una obra de calidad.

Una vez construida la estructura se recomienda hacer mantenimiento continuo

ya que se trata de una estructura de mucho tréfico peatonal y expuesto a la
intemperie.



