1. ANTECEDENTES.-

1.1.El Problema.-

Los caminos vecinales, para muchas comunidades son de vital importancia, vienen a
constituirse en el medio méas importante para el desarrollo e integracion de las mismas.

Con la existencia de caminos vecinales los productores pueden comercializar su produccion
excedentaria a los diferentes mercados de abasto, y de esta manera, incrementar sus ingresos
econdémicos por la venta de sus productos. De esta misma forma los estudiantes de la
comunidad pueden tener acceso a una educacion en los niveles de primaria y secundaria.
1.1.1.Planteamiento

Sin embargo, la transitabilidad en la comunidad de Piriti se ve afectada a causa de una
quebrada, el cual provoca la interrupcién temporal de vehiculos y peatones en época de
lluvias.

Las principales causas que originan la interrupcion temporal del trafico son:

o Quebrada con grandes caudales en época de lluvias.
o Quebrada con gran capacidad de arrastre de sedimentos.
o El camino cruza el lecho de la quebrada

La construccion adecuada de una infraestructura sobre la quebrada Taiguatimi viene a ser la
alternativa de solucion para que la comunidad tengan un transito fluido, ayudando de esta
manera al desarrollo de la comunidad.
1.1.2.Formulacion
Para garantizar la transitabilidad fluida de vehiculos y peatones, se plantea emplazar una
nueva infraestructura que brinde condiciones Optimas de circulacion para vehiculos y
peatones, teniendo como alternativas de solucion las siguientes:

e Puente de vigas de hormigon armado.

e Puente de vigas de hormigdn postensado.

e Puente en arco con tablero inferior.

1.1.3.Sistematizacion
En el punto 1.4.1. del presente proyecto, se ha elegido la alternativa de planteo estructural
mas apropiada técnica y econdmicamente la cual es: “Puente de vigas de hormigon

postesado”.



1.2.0bjetivos.-
El proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:
1.2.1.General
Realizar el disefio estructural de un puente vehicular de vigas de hormigdn postesado sobre
la quebrada Taiguatimi, garantizando la transitabilidad fluida de vehiculos y peatones en la
comunidad de Piriti perteneciente a la tercera seccion de la provincia Gran Chaco del
departamento de Tarija.
1.2.2.Especificos

e Realizar el estudio hidrologico e hidraulico.

e Realizar el levantamiento topografico del lugar

o Realizar el estudio de suelos

e Realizar el disefio y calculo de la superestructura.

e Realizar el disefio y calculo de la infraestructura.

e Realizar especificaciones técnicas.

e Realizar cOmputos métricos.

e Realizar precios unitarios.

e Realizar presupuesto.

e Lograr la graduacién de Ingenieria Civil.
1.3.Justificacion.-
Las razones por las cuales se plantea el proyecto de ingenieria civil son las siguientes:
1.3.1.Académica
Se profundizaran conocimientos adquiridos en el disefio de puentes de hormigdn postesado,
analizando el uso de vigas de hormigon postesado para la sustentacion de la superestructura.
1.3.2.Técnica
Mejorar las condiciones de circulacion vehicular y peatonal actual mediante la construccion
de un puente vehicular sobre la quebrada Taiguatimi, que beneficiard a la comunidad de
Piriti.

1.3.3. Social — Institucional



Contribuir con una solucion adecuada, la cual garantizara la transitabilidad fluida de

vehiculos y peatones, evitando pérdidas econdmicas y aportando al desarrollo de la

comunidad de Piriti.

1.4.Alcance del proyecto.-

Con la informacion secundaria de la propuesta del proyecto se han analizado las alternativas

de solucidn, se elige la alternativa viable, se plantean los resultados a lograr y el aporte

académico del estudiante.

1.4.1.Analisis de alternativas

a)

b)

ALTERNATIVA N° 1: PUENTE DE VIGAS DE HORMIGON ARMADO CON
UNA PILA INTERMEDIA

Esta alternativa consiste en ejecutar un puente con tablero de vigas de hormigén armado
y losa de hormigon armado con dos tramos para lo cual se requiere de un apoyo
intermedio consistentes en una pila de hormigén armado, y dos estribos extremos de
hormigdén armado.

La luz de calculo tiene una longitud de 30 mts, por lo cual se distribuira en dos tramos
de 15 mts, correspondiente a luces favorables para vigas de hormigon armado.

Lo desfavorable para esta alternativa es la necesidad de colocar una pila intermedia que
disminuyen la seccion del rio y se encontraria propensa a socavacion local.
ALTERNATIVA N° 2: PUENTE DE VIGAS DE HORMIGON POSTESADO DE
UN TRAMO.

Esta alternativa se basa en generar un balance entre el costo de la infraestructura y la
superestructura, tomando en cuenta que el uso del hormigén postesado permite cubrir
luces mayores que el hormigon armado. Consiste en ejecutar un puente de un tramo, y
dos estribos extremos de hormigdn armado.

La luz de calculo tiene una longitud de 30 mts, por lo cual es necesario solo un tramo,
correspondiente a luces favorables para vigas de hormigon postesado.

Al solo contar con un solo tramo la seccion del rio no tendré reduccion, econémicamente
reducimos el costo ya que no se construira pilas intermedias, y por las propiedades del
hormigon postesado se reduce la seccién de la vigas, en comparacién de la alternativa
namero 1.

Se concluye que la mejor alternativa es:



e Puente de vigas de hormig6n postesado de un tramo.

Se optara por el puente de vigas de hormigon postensado por las siguientes razones:

Al no contar con pilas centrales aumentamos la seccion del rio, econmicamente
reducimos el costo al no tener pilas centrales, y por las propiedades del hormigon pre-

esforzado se reduce la seccion de las vigas, en comparacion de la alternativa nimero 1.
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FIGURA 1.1 Puente elegido para proyecto

Elaboracion: Propia

1.4.2.Resultados a Lograr

Con las distintas soluciones vistas anteriormente y obteniendo la alternativa adecuada para

el problema formulamos los siguientes resultados:

1.
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Realizar una correcta recopilacién y analisis de los estudio de suelos y levantamiento
topografico, elaborado por personal de la institucion.

El estudio hidroldgico para la quebrada Taiguatimi.

El estudio hidraulico para la seccion de la quebrada Taiguatimi.

El estudio de socavacidn para el lecho de la quebrada Taiguatimi.

Disefio y calculo estructural del puente vehicular: Infraestructura y superestructura (en
funcion al marco tedrico que se desarrollara en la propuesta).

Especificaciones técnicas, computos métricos, precios unitarios y presupuesto.

Plan de ejecucidn para el puente vehicular.



No se Realizara:

1. Estudio ambiental en la zona.
2. Estudio socio econémico del lugar.

1.5. Localizacion.-
El proyecto se efectuara en el departamento de Tarija, el departamento limita al norte con el

departamento de Chuquisaca, al sur con la Republica de Argentina, al este con la Republica

del Paraguay y al oeste con el departamento de Potosi.

FIGURA 1.2 Ubicacion del departamento de Tarija y la provincia Gran Chaco
Fuente: SEDECA — Villa Montes

El Proyecto se efectuara en la Provincia Gran Chaco en la tercera Seccion en la comunidad
de Piriti, la Provincia limita al Norte con el Departamento de Chuquisaca, al sur con la
primera seccién de la Provincia Gran Chaco (Yacuiba), al Este con la Republica del Paraguay

y al oeste con la provincia O’ Connor.

VILYAMONTES

TERCERA
SECCION

YACUIBA

FIGURA 1.3 Ubicacion de la tercera seccion de la provincia Gran Chaco



El lugar de emplazamiento del proyecto “Disefio Estructural De Un Puente Vehicular sobre
la quebrada Taiguatimi” se encuentra ubicado en la ruta D648 (Cruce Ruta F9 Lagunitas —
Camatindi) en la comunidad PIRITI, entre las coordenadas 21°2" 1.59"" Sur y 63°24°44.03™
Oeste, pertenecientes a la Tercera Seccion de la Provincia Gran Chaco del Departamento de

Tarija.

Emplazamiento del Puente Taiguatimi
21°2°1.59” Sur v 63°24°44.03”

FIGURA 1.4 Ubicacion del puente Taiguatimi en la tercera seccion de la provincia Gran Chaco

Fuente: SEDECA — Villa Montes



2. MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento topogréafico

La ejecucion de los trabajos de topografia consiste en la realizacion de las tareas que permiten
producir una informacion completa, confiable y aprovechable en todas las etapas de disefio

del proyecto.

Para el levantamiento topografico se utilizd una estacion total, la cual nos permite registrar
la informacion de éangulos, distancias y desniveles, en libretas electronicas para
posteriormente ser bajadas en forma directa a la computadora, también se utilizéd un

navegador GPS para obtener las coordenadas de los puntos de referencia.

2.2. Estudio de suelos
Se realiza a través de dos pozos a cielo abierto, método que es el mas eficaz, con este método
se facilita la inspeccién, la toma de muestras y la realizacion de ensayos de resistencia y

penetracion.

La obtencién de la resistencia del suelo se la realiza a través del método SPT (ensayo de

penetracion estandar).

Cabezal de Golpeo
Varillaje

76.2 cm |

H=

le

Sondeo Previo )

Cuchara SPT

FIGURA 2.1 Ensayo SPT

Fuente: Elaboracion propio



Las muestras obtenidas de cada estrato de suelo se deben llevar al laboratorio para realizar el
trabajo de gabinete correspondiente.

2.3. Estudio hidroldgico e hidraulico

Permiten establecer las caracteristicas hidroldgicas de los regimenes de avenidas maximas y

extraordinarias.

El estudio de las caracteristicas hidroldgicas se hace mediante un analisis pluviométrico de
estaciones gque se encuentran dentro del area de la cuenca o proximas, mediante los registros

anuales de precipitaciones maximas en 24 horas.

Por medio de la ley Gumbel modificada se determinan las precipitaciones maximas horarias

para diferentes periodos de retorno y tiempos tipo.

t18
h,r = Edp * [&] *(1+ Kdp xlogT) (2.1)

A partir de las precipitaciones maximas horarias se construyen las curvas IDF (intensidad
duracion frecuencia) las que permiten calcular por medio de la ecuacién racional, caudales

méaximos para diferentes periodos de retorno.

cxixA
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Una vez realizados los estudios de hidrologia e hidraulica permiten establecer lo siguiente:

Ubicacion optima del cruce.

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

Nivel minimo recomendable para el tablero del puente.

NN N N N RN

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

de cimentacion.



2.4. Idealizacion de la superestructura y subestructura

2.4.1. Definicion

La AASHTO define a un puente como cualquier estructura que tiene una abertura no menor
a 6100 mm y que forma parte de una carretera o esta ubicada sobre o debajo de una carretera.
2.4.2. Partes de la estructura

Los componentes principales de una estructura de puente son:

v’ Superestructura

v" Subestructura

Estrivo
(Subestructura)

Superestructura Plataforma Del Puente

Pilares
(Subestructura)
N <

Fundaciones

FIGURA 2.2 Componentes de un puente, vista longitudinal

Fuente: Elaboracion propio

J Superestructura

Subestructura

Linea del Terreno

Cabezal de Pilotes

Fundacién
Profunda

FIGURA 2.3 Componentes de un puente, corte transversal A-A’
Fuente: Elaboracion propio

2.4.2.1. Superestructura



Son los componentes estructurales del puente que constituyen el tramo horizontal.

‘ Ancho Fisico Entre Los Bordes De Un Puente

Luz Vertical F —‘
Min. 5000 mm Ancho Libre De Calzada Entre Cordones y/o Barrera

Vigas Longitudinales

FIGURA 2.4 Tablero y estructura portante, puente viga losa

Vuelo del
Tablero

Separacion Entre Vigas

Fuente: Elaboracion propio

e Tablero
e Estructura portante

e Accesorios del tablero

Baranda
combinada

Min. 1060 mm

Cordon
Barrera

Max. 200 mm

i

f25 mm

Goteron
Max. 25 mm

Tablero

FIGURA 2.5 Accesorios de un tablero

Fuente: Elaboracion propio

2.4.2.2. Subestructura
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Son los componentes estructurales del puente que soportan el tramo horizontal:

e Pilas
Podemos clasificar a las pilas en dos tipos:
Pilas-pared,

e
=

-

FIGURA 2.6 Formas de seccion transversal de pilares pared

itl

Fuente: Elaboracion propio

FIGURA 2.7 Algunos tipos de seccidn transversal de columnas en puentes

Pilas-columna,

Fuente: Elaboracion propio
e Estribos
Son disefiados para soportar la carga de la superestructura la cual es transmitida por
medio de los elementos de apoyo, el peso de la losa de transicion y las presiones del
suelo (empuje de tierras).

Junta De
Dilatacion

Superestructura

Muro Frontal o
Pantalla

LosaDe
Aproximacion

Fundacién Poco
Profundo Protecti6n De Talud
Con Pedraplen

FIGURA 2.8 Componentes de un estribo

Fuente: Elaboracion propio

e Fundaciones
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Se encuentran bajo el terreno de la superficie son encargados de transmitir toda la

carga al suelo.

Superestructura

Superestructura

Cabezal cajon
de
cimentacion

Cabezal
de Pilotes

Cajon de
cimentacion

a) Fundacion Profunda sobre cajon de
cimentacién

a) Fundacion Profunda sobre pilotes

FIGURA 2.9 Fundacién profunda sobre a) Pilotes, b) Cajon de cimentacion

Fuente: Elaboracion propio

Las fundaciones se pueden dividir en dos tipos:
e Fundacion superficial
e Fundacion profunda

2.4.3. Filosofia de seguridad

Una revision de las filosofias usadas en una variedad de especificaciones da como resultado
tres posibilidades de disefio, disefio por esfuerzos admisibles (ASD), disefio por factores de
carga (LFD), y disefio basado en la confiabilidad, una aplicacién particular es el disefio por
factores de carga y resistencia (LRFD). En el presente trabajo se empleara el disefio por el
método LRFD.

2.4.3.1. Disefo por factores de carga y resistencia (LRFD)

Para tener en cuenta la variabilidad en ambos lados de la inecuacion en la Ec. 2.3 el lado de
la resistencia debe ser multiplicado por un factor de base estadistica ¢ el cual su valor es
usualmente menor que uno, y el lado de la carga es multiplicado por un factor de carga de
base estadistica i, Su valor es un nimero usualmente mayor que uno. Debido a que los efectos

de carga en un estado limite particular envuelve una combinacion de diferentes tipos de carga
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Qi que tiene diferentes grados de predictibilidad, el lado de los efectos de carga es
representado por la sumatoria de valores Y i Qi. Si la resistencia nominal estd dada por R,

el criterio de seguridad es:
PR, > efectosde Y y;Q; (2.3)

Debido a que la Ec. 2.3 toma en cuenta factores de carga y factores de resistencia el método

de diseno es llamado “Disefio por Factores de Carga y Resistencia, LRFD”.
Un criterio de disefio para el estado limite de resistencia I, puede ser expresado como:
n:(¥pMpc + YpMpw + YiMypm) < OM,,  (2.4)

Th(l ZSMDC + 1. SOMDW + 1. 75MLL+IM) < ®Mu

Factores de Resistencia

Para Momento H°A?° 1.00
Para Corte H°A® 0.90

ni = Modificador de cargas
Ni=7Mp MR Mi;MNi=nNp NMr M = 0.95 para cargas para las cuales un valor maximo de vy, es

apropiado y i = 1(np mr M) < 1.0 para cargas para las cuales un valor minimo de vy, €s

Apropiado
Ductilidad No Ductiles Convencionales Excepcional
1o 1.05 1.00 0.95
Redundancia No Dictiles Convencionales Excepcional
MR 1.05 1.00 0.95
Importacia operativa Importante Normal Menos Importante
o 1.05 1.00 0.95

vp = Factor de carga para carga permanente

Factor de carga

Para carga muerta de los componentes en construccion 1.25
Para superficie de rodamiento 15

Para carga viva e incremento dindmico

13



1.75

vi = Factor de carga para carga viva e incremento dinamico

Fuente: (AASHTO LRFD, 2007)

Cuando se selecciona los factores de carga y factores de resistencia para puentes, se utiliza
la teoria de probabilidad para los datos de las resistencias de los materiales y la estadistica en
los pesos de los materiales y las cargas vehiculares. Algunas ventajas y desventajas del

método LRFD pueden ser resumidos en:
Ventajas del método LRFD

v" Toma en cuenta la variabilidad en las cargas y las resistencias.

v Logra claramente uniformes niveles de seguridad para diferentes estados limites y
tipos de puentes sin complejos andlisis probabilisticos o estadisticos.

v Provee un método de disefio racional y consistente.

Desventajas del método LRFD

v Requiere un cambio en la filosofia de disefio (de los anteriores métodos de la
AASHTO).
v Requiere un conocimiento de los conceptos basicos de la probabilidad y la estadistica.
v Requiere disponibilidad de suficientes datos estadisticos y algoritmos de disefio
probabilistica para hacer ajustes en los factores de resistencia en situaciones
particulares.
2.4.4. Seguridad

La seguridad publica es la primera responsabilidad del ingeniero. Todos los demas aspectos
del disefio, incluida la funcionalidad, mantenimiento, economia, y estética son secundarios.

Esto no quiere decir que otros objetivos no sean importantes, pero la seguridad es superior.
2.4.4.1. Ecuacion de suficiencia

En las especificaciones de disefio el tema de seguridad es usualmente codificado por una
afirmacion general que las resistencias de disefio deben ser mayores, o iguales que, los

efectos de carga de disefio.
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En el disefio por factores de carga y resistencia (LRFD), la Ec. 2.4 puede ser generalizada

como:

Y M@ <oR, =R, (2.5
2.4.4.2. Requisitos especiales para las especificaciones LRFD
Los requisitos especiales para las especificaciones LRFD son la ductilidad, la redundancia y
la importancia operacional.
Ductilidad, redundancia, e importancia operacional son aspectos significativos que afectan
el margen de seguridad de puentes. Mientras que las dos primeras se relacionan directamente
con la relacion fisica, la dltima tiene que ver con las consecuencias que implicaria que el
puente quede fuera de servicio.
2.4.4.3. Combinacion de carga de disefio en LRFD
En la Tabla 2.1 se especifican los factores de carga que se deben aplicar para las diferentes
cargas que componen una combinacion de cargas de disefio.
Para las solicitaciones debidas a cargas permanentes, de la Tabla 2.2 se debera seleccionar el
factor de carga que produzca la combinacién mas critica.
Las combinaciones de carga para diversos estados limite mostradas en Tabla 2.1 son descritas

abajo.
TABLA 2.1 Combinacion de carga y factores de carga, en LRFD
Combinacién de Carga DC Usar uno de estos por vez
DD | LL
DW | IM
EH | CE
EV | BR TU
ES | PL CR
Estados Limite EL LS | WA | WS | WL | FR SH TG | SE
EQ | IC | CT | cV
RESISTENCIA | ( menos | y, | 1.75 [ 1.00 | - - [ 1.00 | 050/2.20 | yp¢ | vse - - - -
que se diga lo contrario)
RESISTENCIA I vs | 135 [ 1.00 | - - [ 1.00 | 050/2.20 | ypg | vse - - - -
RESISTENCIA 11 Yp 1.00 | 140 [ - | 200 | 050/2.20 | yrg | vs& - - - -
RESISTENCIA IV Ye 100} - - | 100 05011.20 ) i ) i
RESISTENCIA V ys | 1.35 [ 1.00 | 040 | 1.00 | 1.00 | 050/1.20 | yz¢ | ¥sz - - - -
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EVENTO EXTREMO | v | ¥EQ | 100 | - [ - | 100 - - Jweo[ - -] -
EVENTOEXTREMOIl | y, | 050 | 100 | - | - | 1.00 - |- [ - | 100|100 | 1.00
SERVICIO | 1.00 | 1.00 | 1.00 | 0.30 | 1.00 | 100 | 0501120 | yrg | ¥sz | - | - | - | -
SERVICIO Il 100 [ 130 [ 100 | - | - |00 [050/L20 | - | - | - | - | - | -
SERVICIO IlI 100 [ 080 | 100 | - | - | 100 | 05020 | yrg | ¥se | - | - | - | -
SERVICIO IV 100 [ - | 100|070 - |100|050/L20 | - |00 | - | - | - | -
FATIGAsolo LLIMYCE | - | 075 | - | - | - | - - e

Fuente: Tabla 3.4.1-1 (AASHTO LRFD, 2007)

TABLA 2.2 Factores de carga para cargas permanentes, yp €n LRFD

Tipos de carga

Factor de carga

Méaximo | Minimo
] . 0.90
DC: Componentes y accesorios 1.25
R . 0.45
DD: Ficcidn negativa (downdrag) 1.80
DW: Superficies de rodamiento e 150 0.65
Instalaciones para servicios pablicos '
EH: Empuje horizontal del suelo
v Activo 1.50 0.90
v' En reposo 135 0-90
] . . . 1.00
EL: Tenciones residuales de montaje 1.00
EV: Empuje vertical del suelo 1.00 N/A
v Estabilidad Global 135 | 100
v" Muros de sostenimiento y estribos 130 0.9
v Estructura rigida enterrada 135 0.9
v' Marcos rigido 195 0-90
v Estructura flexible enterradas u otras, excepto alcantarillas metalicas rectangulares
v" Alcantarillas metalicas rectangulares
1.50 0.90
ES: Sobrecarga de suelo 150 0.75

Fuente: Tabla 3.4.1-2 (AASHTO LRFD, 2007).
2.4.4.4. Serviciabilidad
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Las especificaciones LRFD tratan la serviciabilidad desde diferentes puntos de vista como:

la durabilidad, inspeccionabilidad, mantenimiento, transitabilidad, deformaciones y futuros

ensanchamientos.

2.4.5. Denominacion de las cargas

2.4.5.1. Cargas permanentes

Las cargas permanentes son cargas que se quedan sobre el puente por un periodo extenso

quizas por toda la vida de servicio del puente, entre estas se pueden citar:

v
v

Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales (DC).
Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos
(DW).

Empuje horizontal del suelo (EH).

Tensiones residuales acumuladas resultantes del proceso constructivo, incluyendo las
fuerzas secundarias del pos-tesado (EL).

Sobrecarga de suelo (ES).

Presion vertical del peso propio del suelo de relleno (EV).

TABLA 2.3 Densidades

Material Densidad (Kg/m®)
Aleaciones de aluminio 2800
Superficie de rodamiento bituminosos 2250
Hierro fundido 7200
Escoria 960
Arena, limo o arcilla compactados 1925
Agregados de baja densidad 1775
Agregados de baja densidad y arena 1925
Hormigon
Densidad normal con fc <35 MPa 2320
Densidad normal con 35 < fc <105 MPa 2240 +2.29 fc
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Arena, limo o grava sueltos 1600
Avrcilla blanda 1600
Grava, macadan o balasto compactado a rodillo 2250
Acero 7850
Silleria 2725
Dura 960
Madera
Blanda 800
Dulce 1000
Agua
Salada 1025
Masa por unidad de
Elementos
Longitud (Kg/mm)
Rieles para transito, durmientes y fijadores por via 0.3

Fuente: Tabla A 3.5.1-1 (AASHTO LRFD, 2007)

2.4.5.2. Cargas transitorias

Aunque el automdvil es la carga viva vehicular mas utilizado en casi todos los puentes, el

camion es el que causa los efectos mas criticos en los puentes.

Ademas de las cargas vivas vehiculares podemos citar las siguientes cargas transitorias:
v" Fuerza de frenado de los vehiculos (BR)

Fuerza centrifuga de los vehiculos (CE)

Fluencia lenta (CR)

Fuerza de colision de un vehiculo (CT)

Fuerza de colision de una embarcacion (CV)

Sismo (EQ)

Friccion (FR)

Carga de hielo (IC)

Incremento por carga vehicular dinamica (1M)

NS N N N N N S NN

Sobrecarga vehicular (LL)
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Sobrecarga viva (LS)
Sobrecarga peatonal (PL)
Asentamiento (SE)
Contraccion (SH)

Gradiente de temperatura (TG)
Temperatura uniforme (TU)

Carga hidraulica y presion del flujo de agua (WA)

NN N N N SR RN

Viento sobre la sobrecarga (WL)

<\

Viento sobre la estructura (WS)

Carga viva vehicular

La carga ideal que fue encontrada fue adoptada por la AASHTO y llamada HL 93 0 "Highway
load 93" para una mejor representacion de "vehiculos excluidos”, camiones con

configuraciones de carga mayores a las permitidas.

Carga viva vehicular de disefio

La "carga viva vehicular de disefio " o "sobrecarga vehicular de disefio,” HL93, es una
combinacidon del "camidn del disefio" y la "carga del carril de disefio" o la combinacién del
"tdndem de disefio" y la "carga del carril de disefio".

Camiodn de disefio
[A.3.6.1.2.2] Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de disefio
serdn como se especifica en la Figura 1.10. Se deberd considerar un incremento por carga

dindmica como se especifica en la Seccion 5.3.6 0 [A 3.6.2]
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35.000 N 145.000 N 145.000 N
4300 mm 4300 a 9000 mm J
T 1

600 mm General —————————~ 1800 mm
300 mm Vuelo sobre el tablero

Carril de disefio 3600 mm

FIGURA 2.10 Camién de disefio
Fuente: Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el Método LRFD, 2007

Tandem de disefio
[A.3.6.1.2.3] El tandem de disefio consistird en un par de ejes de 11000 Kg con una

separacion de 1,20 m. La separacion transversal de las ruedas se deberd tomar como 1,80 m,

ver Figura 2.11.

110 KN 110 KN
_.1290_'1@,{

FIGURA 2.11 Tandem De Disefio
Fuente: Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el Método LRFD, 2007

Carga del carril de disefio
[A.3.6.1.2.4] La carga del carril de disefio consistird en una carga de 930 Kg/m,
uniformemente distribuida en direccion longitudinal. Transversalmente la carga del carril de

disefio se supondra uniformemente distribuida en un ancho de 3,00 m, ver Figura 2.12. Las
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solicitaciones debidas a la carga del carril de disefio no estaran sujetas a un incremento por

carga dinamica.

<930Kg/m>

|AABBAAAAAAAAAAAAAAAAAAARAAAAAAAARERAAAN,)

FIGURA 2.12 Carga de carril de disefio

Fuente: Elaboracién propio
Aplicacion de sobrecarga vehicular de disefio
La solicitacion extrema se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:
v’ Las solicitaciones debido a un camién de disefio con la separacion variable entre ejes
como se especificaen el [A 3.6.1.2.2] combinada con la solicitacion debida a la carga

del carril de disefio, ver Figura 2.13.

14500 K ] )
14500 Kg 9 oo mt 4900 K9 < 930 Kg/m >

\ /

4300 a2 9000 mm

Y

Y

FIGURA 2.13 Camidn de disefio combinada con la carga del carril de disefio
Fuente: Elaboracién propio

v La solicitacion debido a un tandem de disefio con la separacién variable entre ejes

como se especifica lineas arriba combinada con la solicitacion debida a la carga del

carril de disefio, ver Figura 2.14.

11000Kg .~ 11000Kg (o)
Y Y o
oot

FIGURA 2.14 Tandem de disefio combinada con la carga del carril de disefio

Fuente: Elaboracion propio
Tanto para momento negativo entre puntos de contraflexion bajo una carga uniforme en todos
los tramos, como la reaccion para las pilas interiores solamente, 90 por ciento de las

solicitaciones debido a dos camiones de disefio separados como minimo 15,00 m entre el eje
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delantero de un camion y el eje trasero de otro camion, combinada con el 90 por ciento de la
carga del carril de disefio. La distancia entre los ejes de 14500 Kg de cada camion se debera

tomar como 4,30 m, ver Figura 2.15.

14500 Kg 14500 Kg

430 m 15.00m

14500 K9, 30m 3500 KN 430 m

14500 Kg, 3500 KN

Y Y \4 v

A, oy

FIGURA 2.15 Dos camiones de disefio combinado con la carga del carril de disefio

Fuente: Elaboracién propio

Los ejes que no contribuyen a la solicitacion extrema considerada se deberan despreciar.
Tanto los carriles de disefio como el ancho cargado de 3.00 m en cada carril se deberan ubicar
de manera que produzcan solicitaciones extremas. El camion o tindem de disefio se debera
ubicar transversalmente de manera que ninguno de los centros de las cargas de rueda esté a
menos de:
v 0.30 m a partir de la carga del cordén o baranda para el disefio del vuelco del tablero.
v' 0.60 m a partir del borde del carril de disefio para el disefio de todos los demas

componentes.

A menos que se especifique lo contrario, las longitudes de los carriles de disefio o de las
partes de los carriles de disefio que contribuyen a la solicitacion extrema bajo consideracion

se deberan cargar con la carga del carril de disefio.

Cargas de fatiga

La resistencia a la fatiga esta relacionada con el rango de esfuerzos producidos por la carga
viva y el nimero de ciclos de esfuerzos bajo condiciones de servicio.

Para las cargas por fatiga la especificacion AASTHO-LRFD considera usar el camion de
disefio descrito lineas arriba con una separacién constante de 9,00 m entre los ejes de 14500
Kg un factor de carga de 0.75 y el incremento por carga dindmica del 15 % como se especifica
en la Tabla 2.7.

El promedio diario del trafico del camion en Gnico carril puede ser considerado como:
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ADTTg, = p x (ADTT)  (2.6)

TABLA 2.4 Fraccion de trafico de camiones en un dnico carril, p

Numero de carriles disponibles para camiones P
1 1.00
) 0.85
3 6 mas 0.80

Fuente:Tabla A 3.6.1.4.2-1 (AASHTO LRFD, 2007).
EI ADTT se puede determinar multiplicando el trafico medio diario ADT, por la fraccion de

camiones en el trafico. En ausencia de datos especificos sobre el trafico de camiones en la
ubicacién considerada, para los puentes normales se pueden aplicar los valores de la Tabla
2.5. El caso que no se conociera el trafico medio diario se podria tomar como 20000 los

vehiculos por carril por dia, este valor incluye vehiculos y camiones.

TABLA 2.5 Fraccion de camiones en el trafico

Fraccion de camiones
Tipo de carretera
en el trafico
Rural interestatal 0.20
Urbana interestatal 0.15
Otras rurales 0.15
Otras urbanas 0.10

Fuente: Tabla C3.6.1.4.2-1 (AASTHO LRFD, 2007).

Cargas peatonales
Se deberé aplicar una carga peatonal de 3.6 x 10-3 MPa en todas las aceras de mas de 600
mm de ancho, y esta carga se debera considerar simultaneamente con la sobrecarga vehicular

de disefio.
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Presencia multiple.-

TABLA 2.6 Factor de Presencia Mdltiple (m)

Numero de carriles cargados Factor de presencia maltiple, m
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.65

Fuente: Tabla 3.6.1.1.2-1 (AASTHO LRFD, 2007).

Los factores de presencia multiple son ajustes de disefio que consideran la probabilidad de
que mas de un carril esté cargado ver Tabla 2.6, asimismo los factores de presencia multiple
estan incluidos implicitamente en las ecuaciones aproximadas para factores de distribucion,
tanto para un anico carril cargado como para mdaltiples carriles cargados.
Efectos dinamicos (Impacto)
Los efectos dinamicos provocados por los vehiculos en movimiento se pueden atribuir a dos
origenes:

v' El efecto de martilleo,

v La respuesta dinamica del puente en su totalidad frente a los vehiculos que lo

atraviesan,

El incremento por carga dinamica (IM) de la Tabla 2.7 es un incremento que se aplica a la

carga de rueda estéatica

TABLA 2.7 Incremento por carga dindmica, IM

Componente IM

Juntas del tablero — Todos los estados limites 75%
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Todos los demés componentes

v’ Estado limite de fatiga y fractura 15%

v" Todos los demaés estados limites
33%

Fuente: Tabla 3.6.2.1-1 (AASTHO LRFD, 2007).

Fuerza de frenado
Segln la norma [A3.6.4]: La fuerza de frenado segln la AASHTO LRFD, se debera tomar
como el mayor de los siguientes valores:
v' 25 % de los pesos por eje del camién de disefio o tandem de disefio, 0
v 5 9% del camion de disefio mas la carga del carril 6 5 por ciento del tandem de disefio
mas la carga del carril.
2.4.5.3. Cargas laterales
Presion de flujo
La presion debida a un flujo de agua que actla en la direcciéon longitudinal de las

subestructuras se deberd tomar como:
p=>514x10"*Cp«V?* (2.7)

TABLA 2.8 Coeficiente de Arrastre

Tipo Co
Pila con borde de ataque semicircular 0.7
Pila de extremo cuadrado 1.4
Avrrastres acumulados contra la pila 1.4
Pila con borde de ataque en forma de cufia, 08
angulo del borde de ataque < 90°

Fuente: Tabla 3.7.3.1-1 (AASTHO LRFD, 2007).
Desde el punto de vista tedrico la expresion correcta de la anterior ecuacion es:
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VZ
p= chTxm-6 (2.8)

v' La presion lateral uniformemente distribuida que acta sobre una subestructura
debido a un caudal de agua que fluye formando un éangulo respecto del eje
longitudinal de la pila se debera tomar como:

p = 5.14x107%C, V? (2.9)

P
O
A S

CEJE LONGITUDINAL DE LA PILA)

FIGURA 2.16 Vista en planta de una pila con indicacion de la presién de flujo del curso de agua

Fuente: Elaboracion propio

v La socavacion en si misma no constituye una solicitacién, pero al modificar las
condiciones de la subestructura puede alterar significativamente las consecuencias de
las solicitaciones que actlan sobre las estructuras. En [A2.6.4.4], contiene requisitos

referidos a los efectos de la socavacion.

TABLA 2.9 Coeficiente de Arrastre Lateral

Angulo 6, entre la direccion de flujo y el eje longitudinal de c
la pila

0 0.0

50 05

100 0.7

20° 0.9

>30° 1.0

Fuente: Tabla 3.7.3.2-1 (AASTHO LRFD, 2007).
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Cargas de viento

Segun la norma AASHTO LRFD la velocidad bésica del viento varia considerablemente
dependiendo de las condiciones locales. Para las estructuras pequefias 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.

Se asumiré que las presiones aqui especificadas son provocadas por una velocidad bésica del
viento, VB, de 160 km/h [A3.8.1.1].

Para puentes o elementos de puentes a mas de 10.00 m sobre el nivel del terreno o del agua,
la velocidad de viento de disefio, VDZ se debera ajustar de la siguiente manera:

Vio Z

Dénde:
Vpz = Velocidad de viento de disefio a la altura de disefio, Z (Km/h)

V10 = Velocidad del viento a 10.000 mm sobre el nivel del terreno o sobre el nivel de

agua de disefio (Km/h)

Vg = Velocidad bésica del viento igual a 160 km/h a una altura de 10.000 mm, con la

cual se obtienen las presiones de disefio especificadas en [A 3.8.1.2] y [A 3.8.2]

Z = Altura de la estructura en la cual se estan calculando las cargas de viento, medida
desde la superficie del terreno o del nivel del agua, > 10.000 mm

Vo = velocidad friccional, caracteristica meteoroldgica del viento tomada como se
especifica en la Tabla 2.10, para diferentes caracteristicas de la superficie contra el
viento (km/h)

Zo = longitud de friccion del fetch o campo de viento aguas arriba, una caracteristica

meteoroldgica del viento tomada como se especifica en la Tabla 2.9

v Terreno abierto — con obstrucciones dispersas de altura generalmente menor que

10.000 mm. Esta incluye los terrenos llanos abiertos y las praderas.
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v' Area suburbana — Areas urbanas y suburbanas, areas boscosas u otros terrenos con

numerosas obstrucciones poco separadas del tamafio de una vivienda unifamiliar o
mayores. El uso de esta caracteristica representativa predomina en una distancia de

al menos 500,00 m en la direccion contra el viento.

v Area urbana — Centro de grandes ciudades donde al menos 50 % de las

construcciones tienen una altura superior a 21.00 m.

TABLA 2.10 Valores de Vo y Z para diferentes condiciones de la superficie contra el viento

TERRENO AREA AREA
CONDICION
ABIERTO SUBURBANA URBANA
Vo (Km/h) 13.2 17.6 19.3
Zo (mm) 70 1000 2500

Fuente: Tabla 3.8.1.1-1 (AASHTO LRFD, 2007)

2.4.5.4. Empuje del suelo

El empuje del suelo se debera considerar funcion de los siguientes factores:

v
v
v
v
v

v

Tipo y densidad del suelo,
Contenido del agua,
Ubicacion del nivel fretico,
Cantidad de sobrecarga,
Pendiente del relleno,

Inclinacion del muro.

Existen tres categorias de empuje lateral de suelo, los cuales son en reposo, activo, pasivo.

En la Tabla 2.11 se indican algunos valores tipicos de estos movimientos movilizadores en

funcion de la altura del muro.

TABLA 2.11 Valores aproximados de los movimientos relativos requeridos para llegar a condiciones de

empuje activo o pasivo del suelo

Tipo de Relleno Valores de NH

28



Activo | Pasivo

Arena Densa 0.001 0.01

Arena de Densidad Media 0.002 | 0.02

Arena Suelta 0.004 | 0.04

Limo Compactado 0.002 | 0.02

Arcilla Magra Compactada | 0.01 0.05

Fuente: Tabla C 3.11.1-1 (AASHTO LRFD, 2007)

Si en los muros de contencion o estribos no se permite que el suelo retenido drene, el efecto

de la presion hidrostatica del agua se debera sumar al efecto del empuje del suelo.

Empuje del suelo: EH
Empuje lateral del suelo
Se asumira que el empuje lateral del suelo es inicialmente proporcional a la altura de suelo,

y se debera tomar como:
p = kyszg(107°)  (2.11)
Donde:
P = Empuje lateral del suelo (Mpa)

k = coeficiente de empuje lateral tomado como, especificado en la seccion del
coeficiente de empuje lateral en reposo, para muros o estribos que no se deforman ni
mueven, Ka, especificado en la seccion del coeficiente de empuje lateral activo, para
muros o estribos que se deforman o mueven lo suficiente para alcanzar la condicion
minima activa, o kp, especificado en el articulo del coeficiente de empuje lateral
pasivo, para muros o estribos que se deforman o mueven lo suficiente para alcanzar

una condicion pasiva.

ys = Densidad del suelo (kg/m3)



z = Profundidad del suelo debajo de la superficie (mm)
g = Aceleracion de la gravedad (m/s?)

Se asumira que la carga de suelo lateral resultante debido al peso del relleno actda a una
altura igual a H/3 desde la base del muro, siendo H la altura total del muro medida desde la

superficie del terreno en el respaldo del muro hasta la parte inferior de la zapata.
Coeficiente de empuje lateral en reposo (ko)

El coeficiente de empuje lateral en reposo se puede tomar como:
ko =1-sin@; (2.12)

Dénde:

ko = Angulo efectivo de friccion del suelo

o1 = Coeficiente de empuje lateral del suelo en reposo
Para los tipicos muros en voladizo de mas de 1500 mm de altura con relleno de grado
estructural, los calculos indican que el movimiento horizontal de la parte superior del muro
debido a una combinacion de la deformacion estructural del alma y una rotacion de la
fundacion es suficiente para desarrollar condiciones activas.
Coeficiente de empuje lateral activo (ka)
El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:

sin?(0 + 9y)

« = Fisin?0sin@ —8)] 213

Donde:

2
_ sin(¢; + 8) sin(¢p; — 8)
r=n1 +\/ sin(0 — 6) sin(0 + &)

Y ademas:
0 =Angulo de friccion entre el relleno y el muro tomado como se especifica la Tabla
2.12
S = Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal como se

indica en la Figura 2.17
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0 = Angulo que forma el respaldo del muro respecto a la horizontal como indica la
Figura 2.17
¢ = Angulo efectivo de friccion interna
Los valores de ka segun la anterior ecuacion se basan en las teorias de empuje de suelo de
Coulomb.
Para muros en voladizo de talon largo se pueden usar tanto la teoria de Coulomb como la
teoria de Rankine como se muestra en la Figura 2.17b. En el caso de este muro el empuje del

suelo se aplica sobre un plano que se extiende verticalmente a partir del talon de la base del

muro.
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A

(b)

FIGURA 2.17 Simbologia para el empuje activo

Fuente: Elaboracion propio

SUPERFICIE DE SUELO PLANA d
SUJETA A SOBRECARGA UNIFORME
O SIN SOBRECARGA
a
ZONA DE CORTE bad NO INTERRUMPIDA
POR EL ALMA NI EL RESPALDO DEL MURO
PRESION SOBRE LA SECCION VERTICAL ab
DETERMINADA POR LA TEORIA DE RAKINE

TABLA 2.12 Angulo de Friccion Entre Diferentes Materiales

Angulo
de Coeficiente de
Materia de Interface
Friccion, | Friccién, Tand
o(°)
Hormigén masivo sobre los siguientes materiales de
fundacion
v" Rocasanay limpia
35 0.7
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v
v
v

Grava limpia, mezclas de grava y arena, arena
gruesa

Arena limpia fina a media, arena limosa media a
gruesa, grava limosa

Arena fina limpia, arena limosa o arcillosa fina a
media

Limo fino arenoso, limo no plastico

Arcilla residual o preconsolidada muy rigida y dura

Arcilla de rigidez media y rigida; arcilla limosa

Sobre estos materiales de fundacion la mamposteria tiene los

mismos factores de friccion

29a31

24 a 29

19a24

17a19

22 a 26

17a19

0.55a0.6

0.45a0.55

0.34a0.45

0.31a0.34

0.40a0.49

0.31a0.34

Notas: Tabla 3.11.5.3-1 (AASHTO LRFD, 2007)

Coeficiente de empuje lateral pasivo, (kp)

Para suelos no cohesivos, los valores del coeficiente de empuje lateral pasivo se pueden tomar
de la Figura 2.18 para el caso de muro inclinado o vertical con relleno de superficie
horizontal, o de la Figura 2.19 para el caso de muro vertical y relleno de superficie inclinada.

Para los suelos cohesivos, los empujes pasivos se pueden estimar de la siguiente manera:

Pp = kpy¥s92z107° + 2¢ /kp

(2.14)
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FIGURA 2.18 Procedimiento de calculo de empujes pasivos para muros verticales e inclinados con relleno de
superficie horizontal (A3.11.5.4-1)
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FIGURA 2.19 Procedimiento de calculo de empujes pasivos para muros verticales e inclinados con relleno de
superficie inclinada (A3.11.5.4-2)

Sobrecargas: ESy LS
Sobrecarga uniforme (ES)
Si hay una sobrecarga uniforme, al empuje basico del suelo se le deberd sumar el empuje
horizontal constante. Este empuje constante se puede tomar como:
Ap= ksq, (2.15)
Para condiciones de empuje activo ks se debera tomar como ka, y para condiciones en reposo

ks se debera tomar como ko.
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Sobrecarga viva (LS)

Se debera aplicar una sobrecarga viva si hay cargas vehiculares actuando en la superficie del

relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del relleno en una distancia igual a la

mitad de la altura del muro detras del paramento posterior del muro.

El aumento del empuje horizontal provocado por la sobrecarga viva se puede estimar como:
Ap=k*g*h,y*10~° (2.16)

Las alturas de suelo equivalente, heq, para cargas carreteras sobre estribos y muros de

sostenimiento se pueden tomar de las Tablas 2.13 y 2.14.

La altura del muro se deberd tomar como la distancia entre la superficie del relleno y en fondo

de la zapata a lo largo de la superficie de contacto considerada.

TABLA 2.13 Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre estribos perpendiculares al tréfico.

Altura del estribo | heq (mm)

1500 1200
3000 900
>6000 600

Notas: Tabla 3.11.6.4-1 (AASHTO LRFD, 2007)

TABLA 2.14 Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre muros de sostenimiento paralelos al

trafico

heq (Mm) Distancia entre el paramento

Altura del muro (mm) posterior del muro y el borde del trafico

0.0 300 mm o mas
1500 1500 600
3000 1050 600
> 6000 600 600

Notas: Tabla 3.11.6.4-2 (AASHTO LRFD, 2007)
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2.4.5.5. Distribucion de cargas para el disefio de la superestructura
Para la distribucion de las cargas de carril para el disefio de elementos longitudinales de la
superestructura se pueden utilizar métodos de analisis aproximados o refinados. Las tablas
de distribucion de carga y la regla de la palanca o ley de momentos son métodos aproximados
y pensados para la mayoria de disefios.
Tableros
Los tableros pueden ser disefiados para cargas vivas vehiculares usando métodos refinados,
métodos empiricos 0 métodos aproximados los cuales distribuyen las cargas sobre anchos de
faja equivalente y analizando las fajas como vigas continuas o simplemente apoyadas.
El ancho de faja equivalente de un tablero se puede tomar como se especifica en la Tabla
2.150[A 4.6.2.1.3-1], en esta se utiliza la siguiente simbologia:
S = separacion de los elementos de apoyo (mm)
+M = momento positivo
—M = momento negativo

X = distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm)
TABLA 2.15 Fajas Equivalentes

TIPO DE TABLERO DIRECCION DE LA FAJA ANCHO DE LA FAJA
PRIMARIA EN F\’,ELACION CONEL PRIMARIA (mm)
TRAFICO
Hormigon
v' Colado en situ Vuelo 1140 +0.833 X
v Prefabricado, Postesado | Paralela o perpendicular +M: 660 +0.55S

-M:1220+0.25 S

Fuente: Tabla 4.6.2.1.3-1 (AASHTO LRFD, 2007)
Puentes vigas - losa
Las vigas longitudinales reciben las cargas de la losa, a la que dan soporte. A su vez, las vigas
longitudinales se dividen en vigas exteriores y vigas interiores.
Para la distribucion de las cargas sobre las vigas longitudinales de un puente cuyo tablero
estd compuesto por una losa y vigas longitudinales es necesario estudiar independientemente
la accion de la carga muerta y de la carga viva.

Carga muerta
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La carga muerta se distribuye en cada una de las vigas de acuerdo a su area tributaria. En
general la carga muerta esta compuesta por el peso propio de la viga y por el peso de la losa.

Carga viva

La determinacion de las solicitaciones producidas por la carga viva sobre las vigas
longitudinales es un problema altamente indeterminado dada la naturaleza movil de la carga
viva. Ademas, las cargas vivas no se aplican directamente sobre las vigas sino sobre la losa.
Para resolver este problema la AASHTO LRFD permite una simplificacion para determinar
la distribucion lateral de las cargas vivas en vigas interiores y exteriores.

Distribucion de cargas segun la norma AASHTO LRFD

Los factores de distribucidn de carga, generados de las expresiones encontradas en las Tablas
[A 4.6.2.2.2a-f] y [A 4.6.2.2.3a-c], dan como resultado un nimero decimal o fraccion del

carril y sirven para el disefio de la viga.
TABLA 2.16 Superestructuras habituales

ELEMENTOS DE APOYO TIPO DE TABLERO SECCION TRANSVERSAL TIPICA
Viga Te de hormigdén colado in | Hormigén monolitico
situ
(€)

transversal

Seccion doble Te o Te con Hormigén colado in situ,
nervio de hormigén hormigén prefabricado

prefabricado
(K

Seccion Te de hormigén Hormigoén integral
prefabricado con conectores de
corte y con o sin postesado I I

Fuente: Tabla 4.6.2.2.1-1 (AASHTO LRFD, 2007)
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TABLA 2.17 Distribucion de las sobrecargas por carril para momento en vigas interiores

Seccién Transversal Rango de
Tipo De Vigas Aplicada de la Factores de Disefio Aplicabilidad
Tabla 4.6.2.2.1-1
Tablero de hormigén, Un carril de disefio cargado:
. 1100 <S <4900
emparrillado con vanos S\ /S\** (K, 03 00=5<4
_ 006+ (5" ) (2 | 102 =
llenos o parcialmente o 4300/ \L Ltg 10 =ts =300
) A e, kytambiéni, j | . 6000 <L < 73000
llenos, o emparrillado o Dos 0 mas carriles cargados:
Si estan N, >4
con vanos no llenos Suficient . S\ /5\*? (K, 01 -
uficientemente 0.07 + (—) (—) — 4 x 10°<K < 3x10"
compuesto con losa de 2900 L Lt3 X 10°<Ky= 3x10
. Conectadas para
hormigén armado sobre
. Actuar como una _
vigas de acero u . Usar el valor obtenido de la
L unidad ] .
hormigdn; vigas Te ecuacion anterior conNy=30la | N, =3
hormigon, secciones Te ley de momentos, cualquiera sea
y doble Te de hormigon el que resulte menor

Fuente: Tabla 4.6.2.2.2b-1 (AASHTO LRFD, 2007)

TABLA 2.18 Distribucion de sobrecargas por carril para momento en vigas longitudinales exteriores

Seccidn transversal . i .
Un carril de Dos 0 mas carriles

Tipo de Aplicable de la o o Rango de
disefio de disefio aplicabilidad
superestructura Tabla
cargado cargados
46.2.2.1-1
Tablero de =eqg. . .
. g ngLEETLOT —3005d851700
hormigén, d.
i e=0.77 +
emparrillado con 2800
vanos llenos o

parcialmente llenos, | A, e, kytambiéni, j
o emparrillado con si estan Utilizar el valor

vanos no llenos suficientemente obtenido de la

Ley de momentos - .
compuesto con losa conectadas para ecuacion anterior No=3
- — b=

de hormigén armado actuar como una conNp=3o0 laley
sobre vigas de acero unidad de momentos,
u hormigén, vigas Te cualquiera sea el
hormigén, secciones que resulte menor

Te y doble Te de

hormigén

Fuente: Tabla 4.6.2.2.2d-1 (AASHTO LRFD, 2007)




TABLA 2.19 Distribucion de la sobrecarga por carril para corte en vigas interiores

Seccién transversal

sobre vigas de acero u

hormigén, vigas Te

Tipo de aplicable de la tabla Un carril de Dos o mas carriles de Rango de
Lo Lo aplicabilidad
superestructura o} disefio cargado disefio cargados
A46.221-1
Tablero de hormigon, 1100 <S8 <4900
emparrillado con 24— 6000 <L < 73000
P 0.36 S 0.2+ 3600
vanos llenos o 36+ o— 110 <ts <300
lmente | a, e, kytambién i, j 7600 +( S )2'0 . ° .
parcialmente llenos, o . 10700 >
. si estan 10700 g
emparrillado con o
suficientemente
vanos no llenos
conectadas para
compuesto con losa de .
. actuar como unidad Ley de Np=3
hormigén armado Ley de momentos
momentos

Fuente: Tabla 4.6.2.2.3a-1 (AASHTO LRFD, 2007)

TABLA 2.20 Distribucion de la sobrecarga por carril para corte en vigas exteriores

hormigén; vigas Te
hormigén, secciones
Te y doble Te de
hormigén

Ley de momentos

Secciones Dos 0 Mas
Tipo De Una Carril De . Rango De
Transversal de la L Carriles De Aplicabilidad
Superestructura Disefio Cargado L
tablao A4.6.2.2.1-1 Disefio Cargados
Tablero de hormigon,
emparrillado con
vanos llenos o 9 = eGinterior 300 <d. < 1700
parcialmente llenos, o o —06 d.
i a e ky tambiéni, j e=06+-500
emparrillado con o
si estan
vanos no llenos o
suficientemente
compuesto con losa de Ley de momentos
L conectadas para
hormigdn armado
. actuar como una
sobre vigas de acero u .
unidad
Nb =3

Fuente: Tabla 4.6.2.2.3b-1 (AASHTO LRFD, 2007)
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2.5. Disefio y calculo estructural de superestructura y subestructura
2.5.1. Materiales
2.5.1.1. Concreto

40

30

20 P L2, N g

Esfuerzo del concreto (Mpa)

0 0.001 0.002 0.003 0.004
Deformacion del concreto

FIGURA 2.20 Curva esfuerzo — deformacién del concreto bajo compresion de carga uniaxial

Resistencia a compresion

La resistencia a la compresion del hormigon (fc') 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 2.20 muestra las curvas esfuerzo deformacion
de cilindros de concreto bajo cargas de compresion uniaxial. EI médulo de elasticidad del

concreto, Ec 2.17 como:

Ec = 0.043 * ycl'® / f'; MPa (2.17)

yc =es la densidad del hormigén (kg/m3) y f°c=resistencia especificada del hormigén (MPa),
esto para hormigones cuya densidad este comprendida entre 1440 y 2500 (kg/m3), Ec 2.18

como:

Ec =4800./f; Mpa (2.18)
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La resistencia a la compresion del hormigén o las clases de hormigdn deberian estar

especificadas en la documentacion técnica para cada componente del puente.

Clases de hormigon:

v
v

\

El hormigdn de Clase A generalmente se utiliza para todos los elementos

El hormigdn Clase B se utiliza en zapatas, pedestales, fustes de pilotes macizos y
muros de gravedad.

El hormigdn Clase C se utiliza en secciones delgadas,

El hormigon Clase P se utiliza cuando se requieren resistencias superiores a 28 MPa.

El hormigdn Clase S se utiliza cuando es necesario colocar bajo agua.

TABLA 2.21 Caracteristicas de las mezclas de hormigon segln su clase

Resistencia a
o . Agregado
Minimo Maxima Rango de . La
Contenido d Relacién A Contenid Grueso Segun
ontenido de elacion Agua ontenido i6
gJ . ASSHTO M 43 Compresion a
Clases De Cemento - Cemento de Aire 28 Dias
. (ASTM D448)
Hormigon
Tamafio
Kg/m? Kg por Kg % Aberturas MPa
Cuadradas (mm)
A 362 0.49 - 25a4.75 28
A(AE) 362 0.45 6.0+15 25a4.75 28
B 307 0.58 - 50a25 1
17
B(AE) 307 0.55 50+15 25a4.75
C 390 0.49 - 125a4.75 28
C(AE) 390 0.45 70£15 125a4.75 28
Segtin se Seg(n se
P especifica en 25a4.75 ifi
334 0.49 p especifica en
P(HPC) otras 19a4.75 otras
secciones
S 390 0.58 - 252 4.75 )
Baja densidad 334 Segun se especifica en la documentacion técnica

Fuente: Tabla C5. 4.2.1-1 ( AASHTO LRFD, 2007)

Resistencia a traccion

Como ocurre con la resistencia a la compresion, la resistencia a traccion es un valor un tanto

convencional que depende del tipo de ensayo. Existen tres formas de obtener la resistencia a
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traccion: por flexotraccion (médulo de rotura), por hendimiento y por ensayo directo de
traccion axil, el tltimo método no es practico

2.5.1.2. Refuerzo de acero

El tipo mas comun de acero de refuerzo (distinguiéndose de los aceros de pre-esfuerzo) viene
en forma de barras circulares llamadas por lo general varillas y disponibles en un amplio
intervalo de didmetros aproximadamente de 3/8 hasta 13/8 de pulgada para aplicaciones
normales y en dos tamafio de barra pesados aproximadamente 1 % hasta 2 ¥ de pulgada.

Estas barras vienen corrugadas para aumentar la resistencia al deslizamiento entre el acero y

el concreto.
TABLA 2.22 Nomenclatura, &reas, perimetros y pesos de barras estandares
N Barra® Diémetro Pulg. Ilj\li:rr::r:l) Diénr?;tro, Area, mm? Peso, Kg/m
2 3/8=0.375 10 9.5 7 0.56
4 %=05 12 127 129 0.994
5 5/8 = 0.625 16 159 199 1.552
6 %= 0.750 20 19.1 284 2235
7 7/18=0.875 22 222 387 3.042
8 1=1.00 25 25.4 510 3973
9 11/8=1.128" 28 28.7 645 506
10 1%=1.128° 32 323 819 6.404
1 13/8=1.128" 36 35.8 1006 7.907
14 1%=1.128° 45 430 1452 11.38
18 2%=1128" 55 57.3 2581 20.24

Fuente: Tabla 1 Apéndice A (Disefio de Estructuras de Concreto, Arthur H. Nilson, 2000)
La Tabla 2.22 presenta las areas, los perimetros y los pesos de las barras estandar, la Tabla

2.23 presenta todos los aceros de refuerzo actualmente disponibles, su grado o denominacion,
la especificacion ASTM que define sus propiedades en detalle (incluyendo deformaciones)

y sus dos valores minimos principales de resistencia especifica.
TABLA 2.23 Resumen de requisitos minimos, de resistencia de la ASTM
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Resistencia

Resistencia
ini maxima a la
Especificacion minima a la encid
Producto Grado o Tipo ; encion
ASTM P fluencia
2
Kibjpulg? Mpa | Klb/pulg®  MPa
Grado 40 40.000  (275) 70.000  (480)
A615 Grado 60 60.000  (415) 90.000  (620)
Grado 75 75.000  (515) 100.000  (690)
AGL6 Grado 50 50.000  (345) 80.000  (550)
Grado 60 60.000  (415) 90.000  (620)
Barras de refuerzo
ABLT Grado 40 40.000  (275) 70.000  (480)
Grado 60 60.000  (415) 90.000  (620)
60.000 (415 "
Grado 60 (415) | 80.000 (550)
AT08 (78000  (535)
Maximo)
80.000  (550)
Alambre liso A2 70.000  (480)
corrugado A496 75000 (s15) | ©2000  (589)
Malla
electrosoldada de
lambre liso W1.2 A185 65.000  (450) 75.000  (515)
alambre liso W1.
56.000  (385) 70.000  (480)
y mayor menor que
W1.2
Grado 250
(libres de 212500  (1465) | 220000 (1725)
esfuerzos)
Grado 250
Tendones de o 225500  (1555) 250.000  (1725)
(Baja relajacion)
preesfuerzo Toron A416
de seis alamb Grado 270
e seis alambras
(libres de 229500 (1580) | 20000  (1860)
esfuerzos)
Grado 270
] o 243500  (1675) 270.000  (1860)
(Baja relajacion)
a
Libres de esfuerzos | 199.750  (1375)° 235.000  (1620)
b
residuales 212500  (14e5) | 220000 (1725)
Alambra A421 a
gy | 21500 (1455) 235000 (1620)
aja relajacion A
! J 225000  (1550)° 250.000  (1725)
B AT22 Tipo liso 127500 (gso) | 20000  (1039)
arras
Tipo corrugado 120.000  (825) 150.000  (1035)
Toron compactado ATT79 Tipo 245 241.900 (1480) 247.000 (1700)
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263.000  (1810)
270.000  (1860)

Tipo 260
Tipo 270

228.800  (1575)
234.900  (1620)

Fuente: Tabla 2.3 (Disefio de Estructuras de Concreto, Arthur H. Nilson, 2000)
El comportamiento del acero de refuerzo es caracterizado por la curva esfuerzo deformacion

bajo una carga axial, las curvas propias para aceros de grado 40 y 60 son mostrados en la en
la Figura 2.21.

1000

800 =
600 r

400 |f LT | L

Esfuerzo (Mpa)

200 |

0 0.04 008 0.12 0.16 0.20
Deformacion

FIGURA 2.21 Curva esfuerzo — deformacion del acero de refuerzo

2.5.1.3. Acero de pretensado
El material méas utilizado como material de pretensado son los cables los cuales representa al
acero del pretensado, los cables estan constituidos por siete alambres de acero de baja
relajacion Grado 270 definido por ASTM A416 o las barras de alta resistencia lisas o
conformadas no recubiertas.
El tamafio méas habitual es el de 1/2 in., aunque el uso de los cables de 0.6 in. se esta
popularizando, particularmente para aplicaciones pos-tesadas. Las propiedades de estos
cables y barras se muestran en la Tabla 2.25

TABLA 2.24 Propiedades de los cables y barras del pretensado

: . Tension de
Didmet Resistencia a la
iametro .
Material Grado o Tipo (mm) traccion fpu Fluencia, fpy
mm
(MPa) (MPa)
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0,
1725 MPa (Grado .35 2 15.24 - 85% de fpu,
.35a15.
Cabl 250) excepto 90% de
ables
1860 MPa (Grado fpu para cables
270) 9.53a15.24 1860 de baja relajacion

Notas: Tabla 5.4.4.1-1 (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el Método LRFD, 2007)

2070
2 Cable de 7 alambres de 12.7 mm
= —1 i -~ i | =
c 4 — |
=] K : l
g Tension de fluencia por el metodo de
@ 1380 = alargamiento del 1% bajo carga
o At —— T 7 [
] . ,\ Barra de 15a 32 mm
(11 !
= /] — Tension de fluencia por el metodo
‘; 650 /! del corrimiento de 0.2%
(_t_! /
b !
§ I
n !
g ol

1
0.002 0.010 0.020 0.030 0.040 0.050 0.060
Deformacion unitaria mm por mm

FIGURA 2.22 Curva esfuerzo — deformacion para los aceros del pretensado

Se pueden diferenciar dos tipos de cables

Cable (tendon) adherente — Es el cable en el cual el acero de pretensado se adhiere al
hormigon,

Cable (tendon) no adherente — Es el cable en el cual el acero de pretensado esta impedido
de adherirse al hormigdn y se puede mover libremente en relacion con el mismo.

2.5.2. Consideraciones de disefio

2.5.2.1. Teoria bésica de disefio

La especificaciones AASHTO fueron desarrollados en un formato de estados limites basados
en la teoria de la confiabilidad. Un estado limite es una condicién limitante para un
funcionamiento aceptable del disefio del puente o de sus componentes. Para lograr los
objetivos de un disefio seguro, cada miembro y conexion del puente se debe examinar a
algunos o a todos los estados limites de servicio, fatiga, resistencia y evento extremo.

Los requisitos basicos para el disefio de un puente para cada estado limite en el formato
LRFD es:

NY Vi@ SOR, (219
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2.5.2.2. Estados limites de disefio
Estado limite de servicio
Para las estructuras de hormigon, el estado limite de servicio corresponde a las restricciones
sobre anchos de fisuras y deformaciones bajo condiciones de servicio. Estan dirigidos a
asegurar que el puente se comportaréa de forma aceptable durante su vida util.
Control de fisuras
Todos los elementos de hormigdn armado estan sujetos a fisuracion bajo cualquier condicion
de cargas, incluyendo los efectos térmicos y la restriccion de las deformaciones. EI mejor
control de la fisuracion se logra cuando el acero de las armaduras esta bien distribuido en la
zona del hormigdn sujeta a la maxima traccion.
La separacion del refuerzo de acero deberia satisfacer la siguiente ecuacion.

123000y,

s< —2d 2.20
Bsfss C0c  (220)
EPR:
Bs=1+% 7(h—d)

Si la profundidad efectiva, de, un elemento de hormigon no pretensado o parcialmente
pretensado es mayor que 900 mm, se debera distribuir uniformemente armadura superficial
en ambas caras del elemento en una distancia de 2 méas préxima de la armadura de traccion
por flexion. En cada cara lateral el area de armadura superficial Ask , en mm?/mm de altura,

deberd satisfacer la siguiente condicion:

Ag + Aps

> 0. - <
Asi 2 0.001(d, — 760) < —

(2.21)

Control de deformaciones
En las losas de hormig6n y puentes metalicos las deformaciones bajo niveles de carga de
servicio pueden provocar el deterioro de las superficies de rodamiento y fisuracion localizada
que podria afectar la serviciabilidad y durabilidad, aun cuando no representen una fuente
potencial de colapso.
La AASTHO LRFD provee dos criterios para controlar las deflexiones:

v" Criterios para la deflexion (A.2.5.2.6.2)

Carga vehicular general Longitud/800
Cargas vehiculares y/o peatonales Longitud/1000
Carga Vehicular sobre voladizos_ Longitud/300

47



Longitud/375

v" Criterios opcionales para relaciones Longitud de Tramo — Profundidad (A.2.5.2.6.3)

Cargas peatonales y/o peatonales sobre voladizo
Para superestructuras con profundidad constante la Tabla 2.25b muestra las profundidades

minimas utilizadas tradicionalmente.

TABLA 2.25b Profundidades minimas utilizadas tradicionalmente para superestructura de profundidad

constante
Profundidad minima (incluyendo el tablero) Si se
utilizan elementos de profundidad variable, estos valores
Superestructura se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momentos positivo y negativo
Material Tipo Tramos Simples Tramos Continuos
Losa con armadura principal 12(S + 3000) 12(S +3000) > 165 mm
paralela al trafico 30 30
Hormigén Vigas T 0.070 L 0.065L
Armado
Vigas cajon 0.060 L 0.055L
Vigas de estructuras
g 0035 L 0.033 L
peatonales
Losas 0.030 L > 165 mm 0.027L = 165 mm
Vigas cajon colocadas in situ 0.045L 0.040L
Hormigon Vigas doble T prefabricadas 0.045 L 0.040L
Pretensado
Vigas de estructuras
g 0033 L 0.030 L
peatonales
Vigas cajon adyacente 0.030 L 0.025L

Fuente: Tabla 2.5.2.6.3-1 (AASTHO LRFD, 2007)

Estado limite de fatiga

En puentes vehiculares y en otras situaciones, tanto el acero como el concreto estan sometidos
a un gran numero de ciclos de esfuerzo. Bajo estas condiciones el acero al igual que el
concreto estan sujetos a fatiga.

En el caso de los puentes las cargas repetidas que causan la fatiga son los camiones gque pasan
sobre ellos.

La combinacion de la carga de fatiga de la Tabla 2.1 tiene un factor de carga de 0.75 aplicada

al camion de fatiga en sus componentes LL, IM y CE, todos los otros factores son cero.
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Fatiga del hormigén

Cuando el concreto estd sometido a cargas fluctuantes en lugar de cargas sostenidas, su
resistencia a la fatiga, al igual que para otros materiales, es considerablemente menor que sus
resistencia estatica. Cuando en concretos simples se introducen esfuerzos ciclicos de
compresion variando desde cero hasta el maximo esfuerzo, el limite de fatiga esta entre el 50
y el 60 % de la resistencia a la compresion estatica, para 2.000.000 de ciclos.

Fatiga de las barras de acero

En fatiga de metales, uno o mas fisuras microscépicas se forman después de que un ciclo de
esfuerzos que se ha repetido un nimero suficiente de veces. Estas fisuras de fatiga ocurren
en puntos de concentracién de esfuerzos u otras discontinuidades y aumentan gradualmente
con el incremento en el nimero de ciclos de esfuerzos.

Fatiga de los tendones de pre-tensado

La AASTHO [5.5.3.1] dice que, en la regiones de los elementos de hormigdn pretensado y
parcialmente pretensado que comprimidas bajo la accion de la carga permanente y tension
de pre-tensado, solo se debera considerar la fatiga si esta tension de compresion es menor
que dos veces la maxima tension de traccion debida a la sobrecarga resultante de la
combinacidn de cargas correspondiente a la fatiga, en combinacién con el camién de fatiga.
Estado limite de resistencia y estado limite de eventos extremos

El estado limite de resistencia estd gobernado por la resistencia estatica de los materiales.
Hay cinco diferentes combinaciones de carga por resistencia especificada en la Tabla 2.1.
Las diferencias entre las combinaciones de carga por resistencia estan asociadas
principalmente con los factores de carga aplicados a la carga viva.

TABLA 2.26 Factores de resistencia ¢ en el estado limite de resistencia para construcciones convencionales

Factores de

Estado limite de resistencia Resistencia ¢
Para flexién y traccion del hormigén armado 0.90
v Para flexion y traccion del hormigén pretensado 1.00

v Para corte y torsion
Hormigon de densidad normal 0.90
Hormigén de baja densidad 0.70

v Para compresion axial con espirales o zunchos:

Excepto para Zonas Sismicas 3y 4 0.75
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v Para apoyo sobre hormigén 0.70

<\

Para compresion en modelos de bielas y tirantes 0.70

v Para compresion en zonas de anclaje:

Hormigén de densidad normal 0.80
Hormigén de baja densidad 0.65
v’ Para traccién en el acero en las zonas de anclaje 1.00
v Para resistencia durante el hincado de pilotes 1.00

2.5.3. Andlisis y disefio de la Losa

2.5.3.1. Método aproximado de las fajas equivalentes

El ancho de faja equivalente sobre la cual las cargas de ruedas pueden ser consideradas
distribuidas en losas de hormigon coladas in situ se muestran en la tabla 2.15.

Las fajas se deben tratar como vigas continuas o como vigas simplemente apoyadas, segun
corresponda. La longitud de tramo se debe tomar como la distancia entre centro a centro de
los componentes de apoyo. Las fajas se deberian analizar aplicando la teoria de vigas clasica.
2.5.3.2. Secciones de disefio

La seccion de disefio para momentos negativos y fuerzas de corte se pueden tomar de la
siguiente manera:

Para vigas de hormigon prefabricadas en forma de Té y doble Te- Un tercio del ancho del
ala, pero no mas de 0,38m, a partir del eje del apoyo. [4.6.2.1.6]

2.5.3.3. Minima altura y recubrimiento

La altura de un tablero de hormigdn excluyendo cualquier tolerancia para pulido o superficie
sacrificable debe ser mayor o igual que 0,175m [9.7.1.1]

El minimo recubrimiento de hormigon en la losa debe cumplir [5.12.3]:

Fondo de losas hormigonadas In Situ........ 2,5 cm

Superficie de tableros.......................... 5,0 cm

2.5.3.4. Armadura de distribucién

Las losas deberan tener cuatro capas de armadura, dos en cada direccion [9.7.3.1]

En la parte inferior de las losas se debe disponer armadura en la direccion secundaria; ésta
armadura se deber& calcular como un porcentaje de la armadura principal para momento
positivo [9.7.3.2]:

- Si la armadura principal es paralela al trafico: 1750/\S<50%
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- Si la armadura principal es perpendicular al trafico: 3840/NS<67%

Donde S: longitud de tramo efectiva en [mm]

La longitud efectiva se determina como [9.7.2.3]:

Para losas construidas en forma monolitica con vigas: distancia entre cara y cara

Para losas apoyadas sobre vigas metalicas o de hormigdn: distancia entre las puntas de las
alas, mas el vuelo de las alas, considerado como la distancia desde la punta del ala extrema
hasta la cara del alma, despreciando chaflanes.

2.5.4. Vigas de hormigén armado

2.5.4.1. Resistencia a flexion en estado limite de resistencia

Para las secciones rectangulares solicitadas a flexion respecto de un eje la resistencia de
disefio a la flexion pMn se puede determinar utilizando las ecuaciones siguientes [5.7.3.2.3]:

_ As x fy
©0,85x+fc’xB1l*b

a=fB1x*c

C (22)

$Mn = As « fy » (ds — ;) (23)

Dénde:

As = érea de la armadura de traccion de acero no pretensado

fy = tension de fluencia de la armadura de traccion

b = ancho del alma comprimida

¢ = distancia entre el eje neutro y la cara comprimida

B1 = factor para el diagrama rectangular equivalente de tensiones

El factor B1 se debe tomar como 0,85 para hormigones cuyas resistencias no superan los 28
MPa. Para resistencias mayores que 28 MPa, a B1 se le debera aplicar una reduccion de 0,05
por cada 7 MPa de resistencia en exceso de 28 MPa, excepto que B1 no podra ser menor que
0,65.

De las anteriores de ecuaciones se obtiene:

2 x Mn
a=ds—\jdsz— i (24)

¢+0,85+fc’+b

La condicién de resistencia es:
Mu < ¢Mn (25)

51



Para el calculo de la armadura requerida se emplean las siguientes ecuaciones:

0,85 x«fc’ *xbx*xa
Asreq = fy (26)

Donde:

a=ds— [ds? - 2+ Mu (27)
¢+x0,85+fc’' b

2.5.4.1.1. Armadura maxima

La méaxima cantidad de armadura debera ser tal que:

c
—<0,42 2
ds_o' (28)

Donde:

ds =distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de la armadura de traccién

no pretensada

2.5.4.1.2. Armadura minima

En cualquier seccion de un elemento flexionado la cantidad de armadura de traccion no

pretensada debera ser adecuada para desarrollar una resistencia a la flexion de disefio Mr =

¢dMn, como minimo igual al menor valor entre:

* 1,2 veces el momento de fisuracion, Mcr, determinado en base a la distribucion elastica de

tensiones y el madulo de rotura, fr

* 1,33 veces el momento mayorado requerido por las combinaciones de cargas para los

estados limites de resistencia

Mcr se obtiene de la siguiente ecuacion:
Mcr= S*fr

Donde para seccion rectangular se tiene:

Sb*h229
= —— (29

Donde:

S= mddulo seccional para la fibra extrema de la seccion en la cual las cargas aplicadas

externamente provocan tension de traccion



Expresando el momento minimo en términos de armadura se tiene:

0,85«fc'«b=xa

ASmin = fy (30)
Donde:
2 % cl)Mnmin
— _ 2 _
a=ds \/ds 3-085:fc +b (31)

2.5.4.2. Disefio por cortante

La resistencia nominal al corte,Vn se determina como el menor valor entre:
Vn=Vc+Vs
Vn=0,25+*fc' x bw x dv
Siendo:

Av * * dv * (cot@ + cota)sina
. fy ( ¢ ) 32)

Dénde:

bv = Ancho de alma dentro de la altura de corte efectiva

dv = Altura de corte efectiva

s = Separacién de los estribos

6 =Angulo de inclinacion de las tensiones de compresion diagonal

a = Angulo de inclinacion de la armadura transversal respecto del eje longitudinal (°)
Av = Area de la armadura de corte

Vs = Resistencia al cortante proporcionada por la armadura transversal

El &ngulo de inclinacion de las tensiones de compresién diagonal es aproximadamente 6 =
45° por lo tanto, para estribos perpendiculares al eje longitudinal (a¢ = 90 )° se tiene:

Av * fy « dv
§=—-

p (33)

El area de refuerzo al corte requerido por calculo sera:
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(%—Vc)*s

fyx*dv

2.5.4.2.1. Resistencia del hormigon a cortante

Av =

(34)

La resistencia proporcionada por el hormigon en N en elementos de hormigdn armado con
fc'en Mpa, se puede obtener con la siguiente expresion:
Vc=0,083 «B,/fc’ *bv+dv (35)
Donde:
B = 2, Factor que indica la capacidad del hormigon fisurado diagonalmente de transmitir

traccion

2.5.4.2.2. Secciones que requieren armadura transversal

Excepto en losas, zapatas y alcantarillas, se debe proveer armadura transversal si [5.8.2.4]:
Vu>0,5¢Vec (36)

2.5.4.2.3. Maximo espaciamiento

La separacion de la armadura transversal no debera ser mayor que, smax, determinada de la
siguiente manera [5.8.2.7]:

Si: v, < 0,125 fc¢'

smax = 0,8 xdv <600mm

Si: v, = 0,125 fc'

smax =0,4xdv <300mm

Donde:

Vu

v, = Tensién de corte, calculada como v, = oy
vHv

2.5.4.2.4. Minima armadura transversal

Si se requiere armadura transversal, el area de acero Av en mm? deberé satisfacer la siguiente
condicion, fc'y fy en Mpa. [5.8.2.5]:

bv *s
Av > 0,083,/fc’

(37)

2.5.5. Disefio de vigas pretensadas
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2.5.5.1. Disefio por flexion basado en esfuerzos permisibles

El estado limite de servicio ain es aplicado en el disefio de miembros de hormigdn con
tendones de acero que pre comprimen la seccién de tal manera que los esfuerzos en el
hormigon "f" pueden ser determinados de las propiedades de la seccidn elastica no fisurada

y la ecuacién familiar:

*
=——+ F
a9 Ig + Ig (38)

Donde "P" es la fuerza de pretensado, Ag es el &rea de la seccion transversal, e es la
excentricidad de la fuerza de pretensado, M es el momento debido a cargas aplicadas, c es la
distancia del centroide de la seccion a la fibra, Ig es el momento de inercia de la seccion. Si
el miembro es una construccion compuesta, es necesario separar el momento debido a las
cargas sobre la viga Mg y el momento debido a cargas sobre la seccién compuesta Mc,
porque los valores “c” e “I” son diferentes, esto es,

P Pxexy_Mgxy_Mcxy
Ig + Ig * Ic
Donde los signos mas y menos para los esfuerzos en las fibras superior e inferior deben ser

(39)

consistentes con la convencion de signos elegida, aqui la traccion es positiva y la compresion
es negativa. Estas distribuciones lineales de esfuerzos elasticos en el hormigén son mostradas

en la siguiente figura.

-P/Ag  +Pecy/Ig -Mec:/Ig -Mccy/Ic -P/Ag+Pec/Ig-Meci/Ig -Mccy/Ic
C1
e R I A A __|—centroide
T del hormigén
+ + + =
Cz f
-P/Ag  -Pec)/Ig +Meco/Ig +Mcc/lc -P/Ag-Pec./Ig+M.c2/1g +M:co/Ic

2.5.5.1.1. Esfuerzos permisibles en el hormigon

Los limites de esfuerzos en el hormigdn son dados en las tablas siguientes para dos etapas de
carga: (1) etapa de transferencia de pretensado - inmediatamente después de la transferencia

de los tendones de pretensado al hormigén pero antes de las pérdidas dependientes del tiempo
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debidas a la fluencia y retraccion del hormigon, y (2) etapa de carga de servicio - después de
la contribucion de todas las pérdidas de pretensado.

Una zona traccionada pre comprimida es una region que fue comprimida por los tendones de
pretensado pero que ha sido traccionada cuando ha estado sujeta a momentos debido a cargas

muertas y cargas vivas.

TABLA 2.27 Limites de tension en hormigén pretensado antes de las perdidas — elementos totalmente

pretensado
Tension De Compresion
Elementos Pretensados 0.6 xf;
Elementos Postesados 0.6 xf';
Tension De Traccion
En la zona de traccién precomprimida sin armadura adherente N/A

En &reas fuera de la zona de traccion precomprimida y sin armadura

0.25\f',; <1.38 MP
auxiliar adherentes flei a

En areas con armadura adherente (barras armaduras o acero de

pretensado) suficiente para resistir la fuerza de traccion en el hormigon
. . . 0.63./f'.i MPa
calculado suponiendo una seccion no fisurada, cuando la armadura se fe

dimensiona utilizando una tension de 0.5f,, no mayor que 210 MPa

Para tensiones de manipuleo en pilares pretensados 0.415./f. MPa
Fuente: Tabla 5.9.4.1 (AASTHO LRFD, 2007)

TABLA 2.28 Limites de tensién en hormigon pretensado antes de las perdidas — elementos totalmente

pretensado

Tension De Compresion

Excepto en puentes construidos por segmentos, tensién provocada por la

. y ) 0.45f'.MPa
sumatoria de la tension efectiva de pretensado y las cargas permanentes

Tension De Traccion

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente sujetos

0.50/f'.:MPa

a condiciones de corrosion leves o moderadas

Para elementos con tendones de pretensado para elementos con tendones
de pretensado o armadura adherente sujetos a condiciones de corrosion 0.25.\/f':MPa

leves 0 moderadas

Para elementos con tendones no adherentes Traccion nula
Fuente: Tabla 5.9.4.2 (AASTHO LRFD, 2007)

2.5.5.1.2. Inecuaciones de condicion



Etapa Inicial (transferencia)
En ésta etapa, actlan la fuerza de pretensado inicial y el peso propio (dg)

Inecuacion |
Pi N Pixeg Mdg
Ag Slg Slg

<fti (40)

Inecuacion Il

Pi Pi*eg+Mdg

Ag S2g S2g

>fci  (41)

Etapa Final (servicio)
En ésta etapa ademas de las cargas que actlian en la etapa inicial, actia las cargas de servicio

y la fuerza de pretensado efectiva (Pe = R * Pi).

Inecuacion 111
R+Pi Rx+Pixeg Mdg+Mdl Md2+ ML
— + — — > fcs (42)
Ag Slg Slg Sic
Inecuacion 111
R + Pi R*Pi*eg+Mdg+Md1+Md2+ML< ¢ 43
Ag S2g S2g s2c  =fts (43)

2.5.5.1.3. Excentricidad limite

Las inecuaciones de condicion que se desarrollaron se utilizan para determinar la fuerza de
pretensado inicial en la seccion de maximo momento. En otros puntos de la viga, en donde
los momentos son mas pequefios, la excentricidad del acero debe reducirse con el objeto de
evitar sobrepasar los esfuerzos limites en el hormigdn cuando la viga se encuentra en estado
descargado (etapa inicial). Contrariamente, existe una excentricidad minima, o limite
superior para el centroide del acero tal que los esfuerzos limites en el hormigbn no se
sobrepasen cuando la viga se encuentra en su estado totalmente cargado (etapa de servicio).

Inecuacion |

Inecuacion Il
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. Pi Mdg\S2g
egs—(f l+5—m)ﬁ (45)
Inecuacion 111
R+Pi Mdg+Mdl Md2+ ML\ Slg
egz(fchr Ag T sig T sic )R*Pi (46)
Inecuacion IV
R+Pi Mdg+Mdl Md2+ ML\ S2g
egZ_(fts“L Ag _ s2g  Szc )R*Pi (47)

2.5.5.2. Verificacion por flexion en estado limite de resistencia

Para secciones (5.7.3.2.3) rectangulares solicitadas a flexion con tendones adherentes y si la

altura del ala comprimida no es menor que c la resistencia de disefio a flexion es:
a

oM, = ¢ [Apsfps (dp 2) + Asfy (ds - ;)] (48)
Dénde:

a=fc

Apsfpu + Asfy

fpu
0,85f.B81b + kA,s——
fcﬂl s dp

c= (49)

Para las secciones (5.7.3.2.2) con alas (Te) solicitadas a flexion respecto de un eje y los
tendones son adherentes, y si la altura del ala comprimida es menor que c, la resistencia
factorada a la flexion es:

PM, = ¢ [A,,sf,,s (dp = 5) + Asfy (ds = 5) + 0,85£.'(b — by)B1hy (g - %)] (51)
Donde:

a=B4c

c= Apsfpu + Asfy -0, 85ﬂ1fc,(b - bw)hf
fpu

ps
dp

(52)
0,85f.8.b,, + kA
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La tension media (5.7.3.1.1) en el acero de pretensado a la resistencia a la flexion f,¢ tanto
para secciones Te como para secciones rectangulares se puede obtener con la siguiente

expresion (para las cuales fpe es mayor o igual que 0,5fpu):

frs = Fou (1 - kdi> (53)

(4
Siendo:
_ _Joy
k=2(1,04 (54)
fpu
Doénde:

Ay = area del acero de pretensado

fpu= resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado

fpy = tension de fluencia del acero de pretensado

Ag=area de la armadura de traccion de acero no pretensado

fy = tension de fluencia de la armadura de traccion

b = ancho del ala comprimida

b,, = ancho del alma

h¢= altura del ala comprimida de un elemento de seccion Te

d, = distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de los tendones de
pretensado

fps = tension media en el acero de pretensado a la resistencia nominal a la flexion

d = distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de la armadura de traccion
no pretensada

f.' = resistencia a la compresion especificada del hormigon a 28 dias, a menos que se
especifique una edad diferente

a = altura del diagrama de tensiones equivalente

2.5.5.2.1. Armadura maxima

La méxima cantidad (5.7.3.3.1) de armadura pretensada y no pretensada debera ser tal que:

C
—_—<
-<042 (55

e

Siendo:
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| ApsfpsdyiAfydg

¢ Apsfps + Ay

(56)

Donde:
d, = altura efectiva correspondiente entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de la

fuerza de traccion en la armadura traccionada.

Si no se satisface la condicion di < 0,42 la seccion se considera sobrearmada.

e

2.5.5.2.2. Armadura minima

En cualquier seccion de un elemento flexionado (5.7.3.3.2) la cantidad de armadura de
traccion pretensada y no pretensada debera ser adecuada para desarrollar una resistencia a la
flexion factorada ¢ M,, como minimo igual al menor valor entre:

*1,2 veces el momento de fisuracion, Mcr, determinado en base a la distribucion elastica de
tensiones y el madulo de rotura, fr, del hormigdn, donde Mcr se puede tomar de la siguiente

manera.

Sc
M = Sc(fr + fcpe) — Mync (S_> < Sf, (57)

nc

fepe= tension de compresion en el hormigén debida exclusivamente a las fuerzas de
pretensado efectivas (una vez que han ocurrido todas las pérdidas) en la fibra extrema de la
seccidn en la cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de traccion

M ;.= momento total no mayorado debido a la carga permanente que actlia sobre la seccion
monolitica 0 no compuesta

S.= maddulo seccional para la fibra extrema de la seccién compuesta en la cual las cargas
aplicadas externamente provocan tensién de traccién

S,c = modulo seccional para la fibra extrema de la seccion monolitica 0 no compuesta en la
cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de traccién

Si las vigas se disefian de manera que la seccién monolitica 0 no compuesta resista todas las
cargas, en la expresion anterior para calcular Mcr se debera sustituir S,,. por S,

*1,33 veces el momento mayorado requerido por las combinaciones de cargas para los

estados limites de resistencia.

2.5.5.3. Disefio por cortante
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La resistencia nominal al corte,Vn se determina como el menor valor entre:
Vn =Vc+Vs+Vp
Vn=0,25«fc *bwxdv+Vp (58)
Siendo:

_Avxfyxdvx (cot® + cota)sina
B s

Vs (59)

Donde:

Vp = Componente de la fuerza de pretensado efectiva.

El angulo de inclinacién de las tensiones de compresion diagonal se puede asumir igual a
45°, esto lleva a un disefio conservador dentro de la seguridad ya que en la préctica se espera
que en el hormigdn pretensado ésta angulo sea mas pequefio.

Por tanto para 6 =45° y a =90° (estribos perpendiculares al eje longitudinal) se tiene:

Av * fy x dv
Vs = —— (60)
S
El area de refuerzo al corte requerido por calculo sera:
Vu
($ —Vc — Vp) * S
Av = 61
fy « dv (61)
La separacion maxima se calcula de manera similar que para hormigén armado con la
. . .. Vu—-¢V
diferencia que la tensién de corte se calcula como: v, = ;b;zp
vYv

2.5.5.3.1. Resistencia del hormigén a cortante

Las fuerzas de cortante son absorbidas por el hormigdn hasta una resistencia limite, el

excedente de la fuerza de cortante es absorbido por el acero de refuerzo transversal.

Para determinar la resistencia al cortante del hormigdn en elementos pretensados se usan las

siguientes ecuaciones:

Vi * Mcr < 1
Mmiax ~ 7\fc'bw

Vew = 0,3 (\/E + fpc) bw +dp + Vp (63)

Vci = 0,05/ fc’bw*dp + Vd + +dp  (62)

En el cual Vc debe ser el menor de Vciy Vew
Donde:
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Vi =Fuerza de cortante mayorada debido a carga muerta sobrepuesta y carga viva
Mmax =Momento flector mayorado debido a carga muerta sobrepuesta y carga viva
fpc =Esfuerzo de compresion en el hormigon en el centroide de la seccion.

Vp =Componente vertical de la fuerza de pretensado

I ;
Mcr = i (0, 5\/E + fpe — fd) (64)

Un método simplificado para calcular Vc consiste en usar la siguiente ecuacion:
Vu=xd
Ve = (0, 05\/fc + swp) bwxdp  (65)

Vuxd
Donde %p no se debe tomar mayor que 1.

2.5.5.4. Pérdidas de pretensado

En elementos postesados se tiene:

Afyr = Ay + Afyp + Afpps + Af g + Afcp + Afg;  (66)
Dénde:

Af,r= pérdida total

Af,r= pérdida por friccion

Af, 5= pérdida por acufiamiento de los anclajes

Af,gs= pérdida por acortamiento elastico

Af,sg= pérdida por contraccion

Af,cr= pérdida por fluencia lenta del hormigon

Af,r,= pérdida por relajacion del acero después de la transferencia

2.5.5.4.1. Pérdidas Instantaneas

2.5.5.4.1.1. Acuiiamiento de los Anclajes

En construcciones postesadas no todo el esfuerzo desarrollado por la fuerza del gato es
transferido al miembro porque los tendones se deslizan un poco debido al asentamiento de
las cufias en el anclaje. El asentamiento promedio que se asume sobre la longitud del tendon
L es Aa, el cual resulta en una pérdida por acufiamiento de:

Ap
Apr = TEP (67)
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Donde: E, es el modulo de elasticidad del tendon de pretensado, El rango de A,varia de
3mm a 10mm, con un valor frecuentemente asumido de 6mm. Para tendones largos la pérdida
por acufiamiento es relativamente pequefia, pero para tendones cortos puede llegar a ser

significativa.

2.5.5.4.1.2. Friccién

En construcciones postesadas las pérdidas por friccion en entre los tendones de pretensados
internos y la pared de la vaina segun se estima con la siguiente ecuacion:

Afyp = Afy; (1 — e”+e®) - (68)
Dénde:
Af, ;= tension en el acero de pretensado en el momento del tesado
x= longitud del tendon de pretensado desde el extremo del gato de tesado hasta cualquier
punto considerado
K=coeficiente de friccion por desviacion de la vaina de pretensado, por longitud de tendédn
u=coeficiente de friccion
a=sumatoria de los valores absolutos de la variacion angular del trazado del acero de
pretensado entre el extremo del gato de tesado, y el punto investigado.
e= base de los logaritmos neperianos
Los valores de K y p, segin AASHTO LRFD 5.9.5.2.2b se pueden obtener dentro de los

rangos de K y p especificados en la siguiente tabla:

Cuadro N° 30 Coeficientes de friccion para tendones de postesado

Tipo de acero |Tipo de vaina K (1/mm) n()

Alambres o |Vaina rigida y semirrigida de metal galvanizado| 6,6x10" | 0,15-0,25

cables Polietileno 6,6x10~7 0,23
Desviadores de tuberia de acero 6,6x107" 0,25

rigida para tendones externos

Barras de alta |Vaina de metal galvanidazo 6,6x10~" 0,3
resistencia

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tablas 5.9.5.2.2b-1]

2.5.5.4.1.3. Acortamiento Elastico
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En el caso de un miembro postesado, no se produce pérdida por acortamiento elastico si todos
los tendones son tesados simultaneamente. No ocurre pérdida porque el acortamiento elastico
del hormigon ya se produce en la operacion del tesado. Si los tendones son tesados
secuencialmente esto es uno a la vez, el primer tendén anclado experimenta la mayor pérdida
debido al acortamiento del hormigdn. Cada tenddn siguiente experimenta una fraccion de
pérdida de pretensado, con el ultimo tenddn anclado sin pérdida.

La pérdida de pretensado debido al acortamiento eldstico para miembros postesados con

tendones tesados secuencialmente esta dado por:
N—-1Ep

APes = SN E,
Cl

fegp (69)

Dénde:

N = numero de tendones de pretensado idénticos

fegp = SUmatoria de las tensiones del hormigén en el centro de gravedad de los tendones de
pretensado debidas a la fuerza de pretensado después del tesado y al peso propio del elemento
en las secciones de maximo momento

Los valores de f.4, se pueden calcular usando una tension del acero reducida por debajo del
valor inicial en un margen que depende de los efectos del acortamiento elastico, la relajacion
y la friccion.

Para las estructuras postesadas con tendones adherentes, f.,,, se puede tomar en la seccion
central del tramo o, en el caso de construcciones continuas, en la seccion de maximo
momento.

Pi (Pi*e)e+ Mdg + e

fee = |~ ag Ig Ig

(70)

2.5.5.4.2. Pérdidas Diferidas

Con las férmulas para las pérdidas por fluencia lenta, contraccion y relajacion presentadas
aqui se obtiene valores bastante precisos (AASHTO LRFD 5.9.5.4), para elementos
pretensados y postesados con:

* Longitudes de tramo de no mas de 75 000 mm,

* Hormigon de densidad normal, y

* Resistencia mayor que 24 MPa en el momento del pretensado.
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2.5.5.4.2.1. Contraccién

Para elementos postesados, la pérdida por contraccion se puede estimar con la siguiente
expresion:
Afysp = (93 —-0,85+H) (71)

Donde:
H = humedad relativa ambiente anual media (porcentaje)

Af,sg= pérdida por contraccion, en Mpa
2.5.5.4.2.2. Fluencia Lenta

La pérdida de pretensado debida a la fluencia lenta se puede tomar como:
AprR == 12fcgp - 7Afcdp 2 0 (72)
Dénde:

f,

cep=tension del hormigon en el centro de gravedad del acero de pretensado en el momento

de la transferencia

Af.qp=Vvariacion de la tension en el hormigdn en el centro de gravedad del acero de pretensado
debida a las cargas permanentes, a excepcion de la carga que actla en el momento que se
aplica la fuerza de pretensado. Se debe calcula en la misma seccion para la cual se calcula

ﬁ:gp

Pi (Pixey)e, N Mdg * e,
| Ag g Ig
Md1l+e;, Md2 *e,

+
Ig Ic

f

(73)

Afcdp = (74)

2.5.5.4.2.3. Relajacion

La pérdida por relajacion después de la transferencia se obtiene con las siguientes
expresiones:
* Para postesado con cables de aliviados de tensiones:

Af,gz = 138Mpa — 0, 3Af,p — 0, 4Af g — 0, 2(Afpysg + Afpcr)  (75)



* Para postesado con cables de baja relajacion de tensiones:

Afyrz = 0,3{138Mpa — 0, 3Af,p — 0,4Af,gs — 0, 2(Afsg + Afjcr)} (76)

Donde:

Af r=pérdida por friccion en el punto considerado, en Mpa
Af,gs= pérdida por acortamiento elastico, en Mpa

Afsg= pérdida por contraccion, en Mpa

Afcr= pérdida por fluencia lenta del hormigon, en Mpa

2.5.6. Estribos

Los estribos son estructuras que soportan un tramo del puente y proporcionan un apoyo
lateral para el material de relleno sobre el cual descansa el camino inmediatamente adyacente
al puente, en la practica se pueden utilizar diferentes tipos de estribos.

Componentes de un estribo:

Capa De Rodadura

Losa De Aproximacion

Aparato de Apoyo
Pantalla Superior

Asiento del Puenty

Cuerpo, Pantalla,
Alma, Vastago
Material Filtro

Geotextil

ubo de Drenaje

FIGURA 2.23 Componentes de un estribo

Fuente: Elaboracion propio

2.5.6.1. Tipos de estribos
La variedad de tipos de estribos es muy amplia por lo cual se los puede dividir de diferentes

maneras:

e Estribo tipo gravedad.
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e Estribo tipo semigravedad en voladizo
e Estribo con contrafuertes
e Un estribo de caballete sobre pilotes con aleros cortos
2.5.6.2. Seleccion del estribo
El procedimiento para seleccionar el tipo mas apropiado de estribo se puede basar en las
siguientes consideraciones:
. Costo de construccion y mantenimiento.
. Situacion del movimiento de tierra, corte o relleno.
. Trafico durante la construccion.
. Periodo de construccidn.
. Seguridad de los trabajadores.
. Disponibilidad del costo del material de relleno.
. Profundidad de la superestructura.
. Medidas del estribo.

© 00 N oo o A~ W N B

. Area de excavacion.

10. Estética con las estructuras adyacentes.

11. Experiencias previas con el tipo de estribo.

2.5.6.3. Estados limites

Se considera que se ha alcanzado un estado limite cuando un estribo falla para satisfacer su
disefio. Los estados limites para el disefio de estribos pueden ser categorizados en: estados
limites dltimos o de resistencia, estados limites de servicio y estados limites de evento
extremo, en el presente trabajo solo se desarrollaran los dos primeros.

Estados limites ultimos.- Un estribo alcanza un estado limite ultimo cuando la estructura se
vuelve inestable.

Estados limites de servicio.- Un estribo puede experimentar un estado limite de servicio
debido a un excesivo deterioro o deformacion.

2.5.6.4. Factores de carga y de resistencia
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1.50 EH sin & 1.50 EH sin &
EH EH
1.35Ev 10Ev
| = | =
|~ 150 EH cos & | ~"150EH cos

Y Nivkl del Agua ¥ Nivel del Agua

Tipica aplicacion de los factores de carga Tipica aplicacion de los factores de carga Para
Para determinar la capacidad de carga determinar el resbalamiento y la excentresidad
1.75LS
Capacidad de carga y
YYVYVYVYVYVVY VYV VY disefodelaestructura
LS

| Resbalamiento y
Excentricidad

Tipica aplicacion de los factores de
carga para sobrecarga viva

FIGURA 2.24 Tipicas Aplicaciones de factores de carga

Fuente: Elaboracion propio

El método de disefio para las subestructuras se encuentra en las Especificaciones LRFD, el

cual puede ser expresado con la condicion matematica:

> .0, < OR, (2.54)
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Donde:
@ = Factor de resistencia
R,, = Resistencia nominal
n; = Modificador de cargas
y; = Factor de carga para el componente i

Q; = Componente de carga i

TABLA 2.30 Factores de resistencia para el estado limite de resistencia de las fundaciones superficiales

METODO / SUELO / CONDICION FACTOR DE
RESISTENCIA
Capacidad de carga y empuje pasivo
Arena
v Procedimiento Semiempirico (SPT) 0.45
v Procedimiento Semiempirico (CPT) 0.55
v" Método Racional
Usan ¢, es mado a par r del ensayo SPT 0.35
Usan ¢, es mado a par r del ensayo CPT 0.45
Arcilla
v Procedimiento semiempirico utilizando datos del ensayo (CPT) 0.5
v' Método Racional
Usando la resistencia al corte medida en ensayos de laboratorio 0.60
Usando la resistencia al corte medida en ensayos de molinete in situ 0.60
Usando la resistencia al corte es mada a par r del ensayo CPT 0.50
Roca
Procedimiento semiempirico, Carter y Kulhawy (1988) 0.60
0.55

Ensayo con placa de carga
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Fuente:
Tabla 10.5.5-1 (Especificaciones AASTHO LRFD, 2007)

Factores de carga.- Los factores de carga son aplicados a las cargas para tomar en cuenta
las incertidumbres de las cargas y las solicitaciones.

Factores de resistencia.- Los factores de resistencia son usados para tomar en cuenta las
incertidumbres de las propiedades estructurales, propiedades del suelo, variabiliadad de la
mano de obra, inexactitudes en las ecuaciones de disefio para estimar la resistencia.

2.5.6.5. Fuerzas en un estribo

Las presiones de tierra ejercidas sobre un estribo pueden ser clasificadas en: reposo, activo,
pasivo. Cada una de estas presiones de tierra corresponde a diferentes condiciones con

respecto a la direccién y magnitud del movimiento del estribo.

2.5.6.6. Requisitos de disefio para estribos
Modos de falla para estribos.- los estribos estan sujetos a varios estados limites o tipos de
falla como es ilustrado en la Figura 2.25, la falla puede ocurrir dentro el suelo o en los

elementos estructurales.
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\—~

Falla Por Deslizamiento Falla Por Capacidad de Apoyo y
Vuelco

S~y

Falla Por Estabilidad Global Falla Estructural

FIGURA 2.25 Modos de falla

Fuente: Elaboracion propio

2.5.6.7. Procedimientos de disefio para estribos
PASO 1. Dimensiones preliminares.- La Figura 2.26 muestra dimensiones usadas
comunmente para muros de semigravedad tipo pantalla, estas dimensiones pueden ser usadas

para una primera prueba del estribo.
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A =H/6 aH/4
B =H/12 a H/8
C=H/6aH/3

H1<0.7A

FIGURA 2.26 Dimensiones Preliminares De Un Estribo

A B Cc

Fuente: Elaboracion propio
PASO 2. Cargas y presiones de tierra.- Las cargas de disefio para un estribo se obtienen
usando las combinaciones de carga de las Tablas 2.1 y 2.2 Los métodos para calcular el
empuje de presion de tierra sobre el muro se discuten en la Seccion 2.4.6.5.
PASO 3. Fuerzas de reaccion en la base.- La Figura 2.27 muestra un tipico muro tipo
pantalla sujeto a varios tipos de carga que causan fuerzas de reaccion las cuales son normales
a la base (N) y tangentes a la base (Fr). Estas fuerzas de reaccion se determinan para las

combinaciones de carga en investigacion.

Eje De La Base (Zapata)
‘ Xwl ! Xv2

|
|
Xvl \
|

Relleno Retenido
5-!-‘|'|-K..|-

Fi= 0. 8gp WK px107"

h/3

R= Resultante De Las Fuerzas Verticales
R l‘g" ‘ e= Excentricidad De LaResultante

72



Sumando momentos respecto del punto C:
o (F,cos B) h/3 — (Fysin B) B/z —ViXy1 = Vo Xy + W Wy,
N V1+V2+W1+W2+Ft5inﬁ

a) Fundacion en suelo

Eje De La Base (Zapata)

Xwl Xv2 ‘ }
\
\

Xvl

Relleno Retenido

h/3

I{KIT"" R= Resultante De Las Fuerzas Verticales
‘ e= Excentricidad De LaResultante

. B . . . ., , .
Sie > = Omin bajara a cero, y a medida de “e” aumenta también la porcion del talon de la zapata con tension

vertical nula.
Sumando momentos respecto del punto C:

o (Fycos B) h/3 — (Fsin B) B/z —ViXy1 = Vo Xy + W Wy,
B Vi+V,+W,;+W,+F,sinf

FIGURA 2.27 Criterios Para Determinar La Presion De Contacto En Fundaciones En Suelo y Roca

Fuente: Elaboracion propio

PASQ 4. Criterios de estabilidad

1. Lalocalizacion de la resultante en la base (revision al volteo o vuelco), se determina

equilibrando los momentos alrededor del punto C como muestra la figura 7.9. El
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criterio para la localizacion de la resultante es que esta deba caer dentro el medio
central de la base para fundaciones en suelo, ver Figura 7.9a y dentro los tres cuartos
centrales de la base para fundaciones en roca, ver Figura 7.9b. Este criterio reemplaza
la revision de la relacion de momentos estabilizantes sobre momentos de vuelco.

Para fundacién en suelo

| &

(2.55)

Para fundacion en roca
3B
e=< ? (2 56)

La seguridad del estribo frente a la falla por capacidad de carga en la base se obtiene
aplicando los factores de resistencia a la capacidad de apoyo ultimo.

Si el muro es soportado por una fundacién en suelo:

La tension vertical se deberd calcular suponiendo una presion uniformemente
distribuida sobre el area de una base efectiva como se ilustra en la Figura 2.29a.

La tension vertical se deberéa calcular de la siguiente manera:

>V
"~ B-—2e
Si el muro es soportado por una fundacién en roca:

o, (2.57)

La tension vertical se debera calcular suponiendo una presion distribuida linealmente
sobre el area de una base efectiva como se ilustra en Figura 7.9b. si la resultante cae
dentro del tercio central de la base:

O pmax = % (1+ 6%) (2.58)
O pmin = %(1 - 6%)
Si la resultante cae fuera del tercio central de la base:
2V
Tvmax = 37572y — 6] (2.59)
Oymin = 0

3. Laseguridad frente al deslizamiento (falla por resbalamiento)
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La resistencia mayorada se tomara como

Qr = 0Q, = 0.0, (260)
Si el suelo debajo de la zapata es no cohesivo:
Q. =Vtané (2.61)

Para lo cual:
tan § = tan @, para hormigon colocado contra suelo
= 0.8 tan @, para zapatas de hormigon prefabricado
Para zapatas apoyadas sobre arcilla la resistencia al resbalamiento se puede tomar

como la cohesioén de la arcilla.

PASO 5. Revisién de dimensiones.- Cuando las dimensiones preliminares del estribo
resultan inadecuadas, estas dimensiones se deben cambiar hasta encontrar las dimensiones
adecuadas. Por ejemplo se puede mejorar la estabilidad variando la posicion del cuerpo del

estribo, el ancho de base y la altura del estribo.

2.5.7. Pilas
Las pilas son los elementos de apoyo intermedios los cuales conducen los esfuerzos de la
superestructura hacia las fundaciones estan disefiados para resistir presiones hidraulicas,
cargas de viento, cargas de impacto, etc.
Son elementos que sostienen principalmente cargas a compresion y también soportan
momentos flectores con respecto a uno o a los dos ejes de la seccion transversal y esta accion
de flexion puede producir fuerzas de tension sobre una parte de la seccion transversal.
Dos de los requerimientos funcionales de estos elementos de apoyo son:
v Transmitir las cargas debidas al peso propio, trafico, cargas especiales, etc. A las
fundaciones.
v' Transmitir a las fundaciones las componentes horizontales de las reacciones de
apoyo, debidas al viento, frenado de los vehiculos, rozamiento, terremotos, etc.
Se pueden utilizar diferentes tipos de pilas, incluyendo:
e Pilas tipo muro macizo
e Pilas de doble muro
e Pilas tipo caballete.

e Pilas de una sola columna
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e Pilas tubulares

e Estrategia para la ejecucion del proyecto
Para la ejecucion del proyecto, realizamos la siguiente estrategia que podemos verlo en los
siguientes puntos a ejecutar.
2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto
2.6.1. Especificaciones técnicas
El volumen de las Especificaciones Técnicas para Construccion de puentes, tiene la siguiente
estructura y organizacion:
Capitulos
Abarcan una serie de aspectos analogos en cuanto a rubros de construccion que
frecuentemente se utilizan en proyectos viales.
Un capitulo puede contener varias secciones.
Secciones
Una SECCION trata especificamente una determinada tarea de construccion que
generalmente constituye un item que conforma el Presupuesto de Obra y del Pliego de Bases
y Condiciones del Contrato.
Estructura de la especificacion técnica
Una seccion (ITEM DE TRABAJO) estara conformada por subsecciones que enfocan lo
siguiente:

v" Definicién

v Materiales, Herramientas y Equipo

v" Procedimiento Para La Ejecucion

v" Medicion

v Forma De Pago
2.6.2. Precios unitarios
Los andlisis de precios unitarios, que se calculan para cada uno de los items de una obra en
base a las especificaciones y planos, juntamente con los correspondientes voliumenes de obra
sirven para determinar el presupuesto de una obra.
Los elementos que componen un Precio Unitario son:

v Materiales

v" Mano de obra
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v Equipo, maquinaria y herramienta
v' Gastos generales y administrativos
v Utilidad

v Impuestos

2.6.3. Computos métricos

Por medio del codmputo métrico se miden las estructuras que forman parte de una obra de

ingenieria o de arquitectura, con el fin de:

Establecer la medicion de c/u o de todos los elementos constitutivos de una obra.
Determinar la cantidad de materiales necesarios para ejecutarla. COMPUTO.
Establecer el costo de la misma, o de una de sus partes. PRESUPUESTO

Elegir la opcion mas conveniente. ANALISIS DE PRECIO

Este proceso se realiza en la etapa de oficina, antes de la obra, sobre los planos y segun

documentacidn, (existe la otra medicion “conforme a obra”).

Implica el uso de formulas geométricas (perimetro, superficie, volimenes) calculos
aritméticos, unidades de medidas.
Principios generales (guia para el desarrollo del trabajo):
v' Estudiar la documentacion:
v Respetar las indicaciones especificas de la misma:
Confrontar planos y pliegos para obtener mayor exactitud en el resultado de la tarea.
v Ajustarse a las normas de medicion:
v Medir con exactitud:
Debera ser mayor cuanto mas importante sea el costo del rubro que se analiza, para
evitar desperdicios, aunque todos los componentes hacen al precio final de la obra.
v" Proceso:
Para evitar repeticiones u omisiones se recomienda tachar con distintos colores los

elementos computados, siguiendo un orden de recorrido.

Documentos necesarios
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1. Planos de obra: planta, cortes, fachadas (planos definitivos, sino implica rectificar la

medicion).

2. Planilla de locales.

3. Planos y planillas de estructuras.

4. Planos de detalles.

5. Pliego de condiciones: clausulas especificadas y/o listas de trabajo.
6. Planos de instalaciones.

Segun su finalidad puede hacerse un presupuesto estimado de la obra para saber si es viable
un proyecto o no; el otro es ya un presupuesto de compromiso, donde se detallan completos
todos los rubros analizados y busca la obtencion del presupuesto definitivo.

Hay tres tipos de métodos para la valoracion:

a) Presupuesto por analogia:

Determinar un costo aproximado de una obra comparandola con otra de semejantes
caracteristicas técnicas y funcionales. Es un buen elemento de juicio para establecer
comparaciones o verificar la parte econémica de un proyecto.

b) Por equivalencia:

Determina la incidencia que tiene el rendimiento de la mano de obra en cada rubro (ej: % de
incidencia de las hs/ h de oficial y ayudante necesarios para revoque y mamposteria, cuanto
equivale el valor de una y otra mano de obra en el presupuesto), como asi también podemos
tener el costo de la obra actualizado por el “ nimero indice” del costo de la construccion,
dando asi las variaciones relativas de éste a lo largo de los afios (utilizado debido a la
afectacion de la inflacion sobre los valores).

c) Por analisis de costos:

Determina los costos con la mayor aproximacion. Asi el mismo se convierte en un documento
del contrato, porque da certidumbre del costo probable y sirve de guia para la organizacién

operativa de la obra ademas del contralor de su rendimiento econémico.

Este detalla:
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a) La cantidad y costo total de cada material.

b) La cantidad y costo total de c/u de las especialidades de la mano de obra.

c) El plan de trabajo, distribuir las cantidades dadas en a) y b).

d) El plan de inversion, es decir dinero distribuido en el tiempo.

e) El plan financiero, la programacién en el tiempo de los ingresos necesarios para
cumplir con el plan de trabajo.

3. INGENIERIA DEL PROYECTO
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3.1. Analisis del levantamiento topografico

La planilla del levantamiento topogréafico se encuentra en los anexo 1, el plano topogréafico es
realizado en Civil 3D y se encuentra en el anexo 7.

3.2. Andlisis del estudio de suelos

El estudio de suelos la realizé la empresa SOILTEC — Servicios técnicos, el estudio se
encuentra en el anexo 2 del proyecto.

3.3. Analisis del estudio hidroldgico e hidraulico

El estudio hidroldgico e hidraulico se en cuentran en el anexo 3 del proyecto.

3.4. Idealizacion de la superestructura y subestructura

3.4.1. Superestructura

La idealizacion de la superestructura tiene los siguientes componentes:

Barandado y postes

En el disefio del proyecto, los pasamanos y los postes estaran compuestos de hormigon
armado. Se disefiara a flexion y verificacion a corte, y seran prefabricados.

Acera

La acera estard compuesta de hormigon armado. Se disefiara a flexion, al igual que una losa
en voladizo.

Bordillo

El bordillo estard compuesto de hormigén armado y armadura de acero. Se disefiara a corte
y flexion.

Tablero

El disefio del tablero estard compuesto por dos tipos de losas, por dos losas externas y tres
losas internas de hormigén armado, se disefiaran armadura de flexion para momentos
positivos y para momentos negativos.

Vigas principales

El disefio de las vigas estara compuesto de hormigon postesado y sus armaduras, se calculara
el nimero de torones para la armadura postesada, verificaremos a corte para verificar si es
necesaria la armadura de corte y verificaremos a flexién para verificar si la viga necesitara
armadura pasiva.

Diafragmas
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Los diafragmas estaran compuestos de hormigon armado, se disefiara la armadura de flexion
y la armadura de corte.

3.4.2. Infraestructura

Estribos

Los estribos estaran compuestos de hormigdn armado para cada componente del estribo, se
calcularén las armaduras de flexion y la armadura de corte para cada componente.

El disefio de los componentes del puente se realizard bajo las especificaciones AASHTO
LRFD de Puentes por el método LRFD.

3.5. Disefio y calculo estructural de la superestructura e infraestructura
3.5.1 Ancho de calzada

El ancho de la calzada es propuesto en base al manual de la ABC corresponde a dos vias de

trafico igual a:

B= 73 m
La longitud del puente es:

Eleccion de la viga

Las dimensiones de la seccion de la viga es propuesto en base a la normativa: "Disefio de
puentes con el método AASHTO - LRFD".

2.5.2 Determinacion del numero y la separacion de las vigas

Debido a que lanorma AASHTO - LRFD no especifica claramente la separacion entre vigas
de las secciones habituales, salvo el cumplimiento del rango de aplicabilidad de los factores

de distribucion de momento y corte que involucran la geometria del puente.
A continuacion se presentan la determinacion de la separacion de las vigas:

Para calcular la separacién de vigas utilizamos las fracciones de carga de lanorma AASHTO

— ESTANDAR, solo se utiliza para realizar una estimacion.
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0dm 180 m L20m B |

FIGURA 3.1 Fraccion de cargas

Fuente: Elaboracion propia

Segun las especificaciones estandares de la norma AASTHO la fraccién de carga para

seccion es:

fi=fe=0,596xS (3.1)

Realizamos las siguientes ecuaciones:

2a+3S5 =17,30
7,30 — 38
a=————=365-15§ (3.2)

Determinacion de momentos en el punto U.

3a+4,5+S—6,6=2xfexS (3.3)

Sustituyendo (3.1) y (3.2) en (3.3) se tiene los siguientes valores:

1,192 «S%2 =10,95 — 6,6

Resolviendo la ecuacion se tiene:

S= 1,91 m

u

2,00 m

a= 0,78 m 0,65 m

2
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3.5.3 Seleccion del numero de carriles
En general el nimero de carriles se deberia determinar tomando la parte entera de la relacion:

w
3.6

Donde:
w= Ancho libre de calzada entre cordones y/o barreras [A3.6.1.1.1]

N°o= 2,03 Carriles

Seasume= 2  Carriles
3.5.4 Espesor de la capa de rodadura

Se utiliza un espesor de capa de rodadura de

hcr= 5 cm

3.5.5 Disefio de barandado

SEN ARAND: |
0,03 == | DISENO DE BARANDADO 0.20—]
| P — 3
0.12 |
15
-:11.11 | |
015
=
a1l : = -
015 . 2.00 _
b1E | I
.15
| ] 1 1

FIGURA 3.2 Disefio de barandado

Fuente: Elaboracion propia



3.5.5.1 Disefio de pasamanos

Datos:

h= 0,12 m

b= 0,12 m

L= 2 m
yH’= 2400 kg/m3

Donde:

L= Distancia entre postes (m)

vH= Peso especifico del hormigdn (kg/m3)
b= Alto del pasamanos (m)
h= Ancho de la baranda (m)

a) Disefio a flexion:
Cargas que acttan sobre el pasamano:
Peso propio:

ESQUEMA DE LA VIGA

/X/

FIGURA 3.3 Esquema de la viga

Fuente: Elaboracion propia

DCparandado =YH . b.h

DCoarandado = 34,56 Kg/m
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Sobrecargas de uso:

LS1= 0,73 KN/m LS1= 73,00 Kg/m
LS2= 0,89 KN LS2= 89,00 Kg
CARGA RESULTANTE: LSR= 73,00 Kg/m
Doénde:

LS1= Carga distribuida en el pasamanos debido a la carga viva (AASHTO 04) aplicado en

las dos direcciones vertical y horizontal.

LS2= Carga puntual en el pasamanos su ubicacién dependerd del analisis que se esta

haciendo.

Esquema de carga de los pasamanos:

L51=89.00 Eg

| e B LR N ]

w * T Y ¥ r. 1 Y Y Y T Y Y Y Y ¥ r Y Y T T L A ¥ W W {
lr]1rlr1r1rr1r1r'|"1r'lr1|"1r'r1r1r'|'1r1r11r1r11rI1-1rI1r1rI1r[

e IO A 56 Boyim

R

FIGURA 3.4 Esquema de carga de los pasamanos

Fuente: Elaboracion propia

Momento méximo debido a peso propio

2
_bc+L Moc= 1869 kg.m
DC 8

Momento maximo debido a cargas vivas.

LSR+L*> LS2+L o= 8576 Kgm
LS: 8 + 4 i) .
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Momento de disefio.

Mu=1,25Mp-+1,75 M;¢ Mu=
Mu=

Doénde:

1,25 coeficientes de mayoracion peso propio.

1,75 coeficientes de mayoracion carga viva.

Célculo de armadura en pasamanos.

Mu= 17343,98 Kg.cm
f'c= 210 Kg/cm2
fy= 4200  Kglem?

hl= 12 cm
bl= 12 cm
h= 12,00 cm
b= 12,00 cm
= 2,5 cm
Qov= 8 mm
Donde:

Mu= momento ultimo

173,44 Kg.m
17343,98 Kg.cm

f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo

h= altura de la seccion
b= ancho de la seccion
r = recubrimiento minimo
@ v= didmetro de varilla del acero (adop)

Altura util.

? d=

d=h—-r——

9,100 cm
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Altura del bloque de compresiones.

u
—d|1- [1-26144———|a=
@ j feb.dz|?

Armadura necesaria.

_0,85.fc.h.a As=
fy

As

Armadura minima.
ASin = pmin.b.d As min=

Donde:

pmin= cuantia minima (0,0033) para un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima.

Es= 2000000 Kg/cm’
ge= 0,003

Donde:
Es= modulo de elasticidad del acero
Ec=  deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada.

f'c éc
Pp=072—. —
b fy fC n Pp
Es
Cuantia maxima.
pmax = 0,75.p,, pmax =

1,05

0,5351

0,238

0,021

0,016

cm

cm

cm
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Célculo de armadura maxima.

Asmax = pmax.b.d As max.= 1,33  cnt

Asmin < Asmec < Asmax

Como la armadura necesaria esta entre la minima y la maxima se disefiard con la necesaria.

As nec= 0,535 cm?2

NuUmero de barras:

N°Barras = %—' N°Barras= 1,06
. @2
4 N°Barras= 2

Para fines constructivos utilizaremos armadura en la parte superior del mismo didmetro
Finalmente usar:

mm

4 ¢ 8§ mm

0.12m

b) Disefio a corte

Datos:

yH’= 2400 kg/m3
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ESQUEMA DE LA VIGA

FIGURA 3.5 Esquema de la viga

Fuente: Elaboracion propia

Donde:

h= Ancho de la baranda

b= Alto del pasamanos

L= Distancia entre postes
vH= Peso especifico del concreto
Cargas actuantes en los pasamanos
Peso propio:

DChorandado =YH®.b.h  DCoarandado 34,560 kg/m

Sobrecargas de uso:

LS1= 0,73 KN/m LS1= 73,000 Kg/m
LS2= 0,89 KN LS2= 89,000 Kg
CARGA RESULTANTE 73,00 Kg/m
Donde:

LS1= Carga distribuida en el pasamanos debido a la carga viva (AASHTO 04) aplicado en

las dos direcciones vertical y horizontal.



LS2= Carga puntual en el pasamanos su ubicacién dependera del andlisis que se esta
haciendo.

Esquema de cargas de los pasamanos.

L31=0072 Eg
4 e LELT TAAL Kgim
L 4 v ¥y r r h r ' b L 4 " b r L 4 r ' h r " " y " r L r k. w N {
¥ ] ¥ ¥ ¥ ¥F ¥ ¥ ¥ Y ¥ ¥ YA FYVFEY¥NTYT¥NVNY I ¥ ¥ I ¥ ¥ I ¥ [
e IO 3 56 Bogim —A—

R,

FIGURA 3.6 Esquema de carga sobre el pasamanos

Fuente: Elaboracion propia

Nota: El cortante maximo se produce a una distancia "d" de la cara del apoyo

Cortante maximo debido peso propio.
Voc= 32,590 kg
Cortante méaximo debido a la carga viva o sobrecarga.
Vis = 113,339 kg d= 9,7 cm
Cortante de disefio.
Vu=1,25.Vp,+1,75.V; Vu= 239,081 kg

Esfuerzo Cortante unitario.

Vu 2
— vo= 2,416 kglcm
V=0 b.d

Resistencia del hormigon al corte.

Ve =0,53{fc+bx*d Vc= 894,002 kg



Esfuerzo Cortante del concreto unitario.

Vc 2
= ve= 7,680 kg/m
Ve bd
e
vu < 2

No necesita armadura de corte pero se debe colocar una armadura minima por

construccion.

2,42 < 3,84
Datos:

Vu= 240,107 kg

fc= 210 kg/cm2
= 4200  kglem?
h= 12 cm
b= 12 cm
d= 9,1 cm
r= 2,5 cm
S= 25 cm
Donde:

Vu= cortante ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccion
b= ancho de la seccion
= recubrimiento
d= Altura (il
S= espaciamiento entre barras
V¢ = Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el concreto
Vs = Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
¢ = Factor de Reduccion de resistencia = 0.9 AASHTO 04
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Armadura minima.

A 3,5 b.§
Vomin = 3,5.—
min fy
Avmin= 025 cm?

0= 0,56 cm

asumimos: 6 mm
Entonces:
Avmin= 0,283 cm?2 Par las dos piernas
Finalmente usar:

p/ un tramo de 2,00 m

¢ 6 mm c/25 cm

3.5.5.2 Disefio de postes
0.12

s

0.15

t].l []l;].l [;l

FIGURA 3.7 Disefio del poste

Fuente: Elaboracion propia

0,12 m
02m
02m

1,10 m

2,48 m

2400 kg/m3
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Donde:

b= lado menor del poste (m)

h= " Ancho del poste (m)

c= lado mayor del poste (m)

H = altura total del poste

L= Distancia entre postes (m)

yYH’= Peso especffico del hormigdn (Kg/m3)

Esquema del poste.

FIGURA 3.8 Esquema del poste

Fuente: Elaboracion propia

a) Disefio a flexion.-
Cargas que acttan sobre los pasamanos.

Cargas, brazos sobre el punto "A".
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Peso propio poste.

Pl =yH°+xbxhxH DC1= 63,36 kg

Brazol= 0,06 m

_yH°*(c—b)*h*H

DC2= 21,12 kg
2

P2

Brazo2= 0,147 m

Donde:
DC1= Carga en el poste debido al peso propio

DC2= Carga en el poste debido al peso propio

Peso propio pasamanos.

Datos:
hl = 0,12 m
bl = 012 m
L= " 12 m
P3 =4.yH°.b1.h1.L1 DC3 = 171,42 Kg
Brazo3= 0,03 m
Donde:

P3=  Carga en el poste debido a los pasamanos
bl = Ancho de la seccién pasamanos
hl = Altura de la seccién pasamanos

L= Distancia entre postes (m)
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Sobrecargas de uso.

PL1 = 0,73 KN/m PL1= 73,000 Kg/m
PL2 = 0,89 KN PL2= 89,000 Kg
Donde:

PL1 = Carga distribuida en el pasamanos debido a la carga viva (AASHTO 04).

PL2 = Carga puntual en el pasamanos su ubicacion dependera del analisis que se esta
haciendo ya sea a flexion o corte (AASHTO 04).

Carga actuante en el poste.

PL=PL1+PL2 <L PL= 270,040 Kg
Brazo4= 1,02 m

Cargas de disefio.

12 m

] .03 m

5 kgt 3 Kam®L

020 m

FIGURA 3.9 Carga de dicefio

Fuente: Elaboracion propia

Momento méximo debido a peso propio.

MDC]. = DCl * Brazo 1 MDC 1: 3,80 kgm
Mpc, = DC2 x Brazo 2 Mpc2= 3,10 kg.m
Mpc3 =DC3 * Brazo 3 Moc3= 514  kg.m

Mpc=Mpcy+ Mpcz + Mpcs Mbc= 12,04 kg.m



Momento maximo debido a cargas vivas.
Mp; = PL.Brazo 4 MeL= 275,44 Kkg.m
Momento de disefio.

Mu = 1’25'MDC+1' 75'MPL Mu= 497.07 kgm
Mu= 49707,36 kg.cm

1,25 coeficientes de mayoracion peso propio
1,75 coeficientes de mayoracion carga viva

Reacciones en el extremo del poste.

Mbcposte= 12,042  kg,m

MpPLposte= 275,44  kg,m
VpLposte=PL= 270,040 Kg
Nbcipeste= 63,36  Kg
NDC2poste = 21,12 kg
Nbc3poste= 171,4176 Kg

Mayoradas
Mposte=Mu= 497,074 kg,m coeficientes de mayoracion 1,25y 1,75
VPLposte =VU= 472,570 Kg coeficientes de mayoracion 1,75 carga viva
Nbcposte=Nu= 319,872 kg coeficientes de mayoracion 1,25 peso propio

Célculo de armadura en poste.

Mu= 49707,36 kg.cm

fc= 210  Kglem?
= 4200 Kglen®
= 12 cm
= 20 cm
r= 2 cm
0= 10 mm
Donde:

Mu= Momento Gkimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristica del Acero
b = Altura de la seccion
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h = Ancho de la seccién
r = Recubrimiento minimo
¢= Didmetro del acero (adop)

Altura util.
d=h—1-2 d=
2
Altura del bloque de compresiones.
=d.|1-— |[1—-2,6144.——| a=
“ \[ fleb.dz|
Armadura necesaria.
As — 0,85.f'c.b.a As=
fy
Armadura minima.
Aspin = pmin'b' d As min=

Donde:

pmin= cuantia minima (0,0033) para un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima.

Es= 2050000 Kg/cm?
ge= 0,003

Donde:

Es= modulo de elasticidad del acero
Ec= deformacion del hormigon

17,50

0,908

0,7714

1,1550

cm

cm

cm

cm
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Cuantia balanceada.

Py = 0,72.%.&"16 pp= 0021
Es
Cuantia maxima.
pmax = 0,75.p, pmax = 0,016
Calculo de Armadura maxima.
As max = pmax.b.d As méx.= 5615 cm’

Asmin < Asnec < Asmax

Como la armadura necesaria esta entre la minima y la maxima se disefiara con la necesaria.

Asmin= 1155 cn?

NuUmero de barras:

NBarras — ASpec N°Barras= 1,5
. P2
4 N°Barras= 2

Para fines constructivos utilizaremos armadura en la parte opuesta del mismo diametro.

Finalmente usar:

0.20m

0.20m
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b) Disefo a corte

Datos:
= 12 cm
b= 20 cm
H= 1,1 m

yH’= 2400 kg/m3
Donde:
h = lado menor del poste (m)
h = Ancho del poste (m)

H = altura total del poste
vH= Peso especifico del hormigon

Cortante maximo debido peso propio.

Vbc= 0,000 kg

Cortante méaximo debido a la carga viva o sobrecarga.

VeL= 270,040 kg
Cortante de disefio.

Vu =1,25.Vpc +1,75.Vy Vu=
Esfuerzo Cortante unitario.

Vu vu=
@.b.d

vu =

Resistencia del hormigon al corte.

Vec=10,53.\/f'c.b.d Vc =

472,570 Kg

1,500  kg/m?

2688,150 kg
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Esfuerzo Cortante del concreto unitario.

Vc 2
= — ve= 7,680 kg/m
Y= bd g

vu < ve

No necesita armadura de corte pero se debe colocar una armadura minima.

vc
vu < 7
1,50 < 3,84
Vu= 472,570 kg
fc= 210 kg/cm2
= 4200  kglem?
h= 12 cm
b= 20 cm
d= 17,500 cm
r= 2 cm
S= 25 cm
Donde:

Vu= cortante ultimo
f'c= Resistencia caracteristica del hormigon
fy= Resistencia caracteristica del Acero
b = Altura de la seccion
b= Ancho de la seccién
r = recubrimiento
d= Altura dtil
S= espaciamiento entre barras

Armadura minima.

Av,;, = 3, 5,E Avmin= 0,417 ¢’
fy
Ap < AVmin Av=0,2083333 cnv’

2

Q= 0,52 cm
Finalmente usar:
asumimos @: 6 mm  C/ 25 mm
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Resumen de armado:

PASAMANOS

As. De Flexién

As. De corte

Usamos 2 ¢ 8 mm en ambos extremos del pasamanos

Usamos ¢ 6 mm ¢ / 25 ¢cm en ambos extremos del pasamanos

POSTES

As. De Flexién

As. De corte

Usamos 2 ¢ 10 mm en ambos extremos del postes

Usamos ¢ 6 mm ¢ / 25 cm en ambos extremos del poste

3.5.6 Disefio de la acera

A2=
A3=
Ad=

144
144
144
144

L10 }B

Ad
Do hraE]
UU?!4~1——\
[
|
Ho
-Hi: DC Acera
|
[i_liil AT '
L B
0.10 1.00 |
FIGURA 3.10 Esquema de la acera
Fuente: Elaboracion propia
Cm2 L4 . .
At« X = Ai* Xi
e’
cm? Xc= 7,4 cm
sz
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A5= 1320 cm?
A= 440 cm?
A7= 150 cm? At= 2486 cn

Ancho de faja para la acera
TABLA 3.1 Fajas equivalentes

DIRECCION DE LA FAJA
TIPO DE TABLERO PRIMARIA EN RELACION CON EL
TRAFICO

ANCHO DE LA FAJA PRIMARIA

(mm)

Hormigén:
Vuelo 1140 +0.833. X

e Colado in situ

Armadura principal perpendicular al trafico:

X= 600 mm.
E= 16398 mm 1,64 m.

El factor de presencia multiple es:
m= 1,2 Para un carril cargado

3.5.6.1 Caso | (sobrecarga peatonal en aceras) solicitaciones de disefio

Datos:

h acera= 0,15 m

b acera= 1 m

L= 2,48 m
DC baranda= 485 Kg brazo 1 0974 m
PL peaton = 360 Kg/m2 brazo 2 0,5 m
LS baranda= 240,84 Kg brazo 3 1,17 m
DC Acera= 360 Kg brazo 4 0,5 m

yH°= 2400 Kg/m3
Donde:
h acera="Alto de acera (m)

b acera=" Ancho de acera (m)
L= Distancia entre postes (m)
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CD baranda=  Peso propio del barandado
PL peaton = Carga peatonal (AASHTO 04)
LS baranda= Sobre carga de uso (AASHTO 04)
DC Acera= Peso propio de acera

o= Peso especifico del hormigon
T (kgim3)

Esquema de carga de la acera y bordillo (caso I)

0.12

|4—- |4 0.03

890 Kg+73 Kg/m*L

&

1.02 CASO T
l.-ﬂ
DO Barandasde
u.n;|4 —
|
|
: Ad DE Acera
"‘5i ~ PL Peatonal
Rt
l].lE[ A7 \
B
lo.10° 1.00 L

Figura 3.11 Esquema de la acera en caso |

Fuente: Elaboracion propia

Calculo de momentos:

Calculo de momentos por peso propio.

MDCbaranda= 4727 Kg*m
MbDcCacera= 180,0 Kg*m

Momento total por carga muerta.

Mbc=  652,7 Kg*m
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Calculo de momentos por carga viva.

MLSbaranda= 281.,8 Kg*m
MPLpeaton= 180,0 Kg*m

Momento total por carga viva.
Mcy = Mp, + Mg
Mcv=  461,8 Kg*m
Momento de disefio:

Mu= 162397,17 Kg.cm

3.5.6.2 Caso Il (carga accidental de rueda en acera) solicitaciones de disefio:

Datos:

h acera= 0,15 m

b acera= 1 m

L= 2 m
DC baranda= 485 Kg brazo 1 0,974 m
LLvehicular = 1750 Kg brazo 2 0,6 m
DC Acera= 360 Kg brazo 3 0,5 m

YH’= 2400 Kg/m3
Donde:

h acera= Alto de acera (m)
b acera= Ancho de acera (m)
L= Distancia entre postes (m)
DC baranda= Peso propio del barandado
LLvehicular = Carga vehicular del eje delantero 3500 Kg. por rueda 1750 Kg.
(AASHTO 04)
LS baranda= Sobre carga de uso (AASHTO 04)
DC Acera= Peso propio de acera
vH’= Peso especifico del hormigdn (kg/m?3)
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Esquema de carga de la acera (Caso I1)

0.12

= 003
| |a5]
} H
I
[} laz]
|} A«
e CASON
-

DC Barandade
ien -[- ‘ LL Vehicalo
|
| DC Acera
jA®
' ]

0.15 AT v
A

I -l '
010 1.00 L

FIGURA 3.12 Esquema de la acera en caso Il

Fuente: Elaboracion propia

3.5.6.3 Célculo de momentos:
Céalculo de momentos por peso propio.

MbDcCbaranda = 472,7 Kg*m
MbcCacera= 180,0 Kg*m

Momento total por carga muerta.
Mbc=  652,7 Kg*m
Calculo de momentos por carga viva.

MLLvehiculo = 1050,0 Kg*m

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

y multiplicamos por el factor de presencia maltiple.

M, = m. MLL vehicular
LL — E

M= 7684 Kg*m

Mim= 2536 Kg*m

Incremento por carga dindmica 33%
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Momento total por carga viva.
Mcy =My + My
Mcv=1022,0 Kg*m
Momento de disefio:

Mu= 260427,11 kg.cm

Calculo de armadura en acera:

Mu(kg.cm)= 260427,11 momento ultimo

f'c(Kg/lcm?2)= 210 resistencia especificada a la compresion del concreto
fy(Kg/cm2)= 4200  resistencia especificada a la fluencia del refuerzo

h(cm)= 15 altura de la seccion

b(cm)= 100 ancho de la seccion

r(cm)= 2,5 recubrimiento minimo

¢ v(mm)= 12 diametro de barilla del acero (adop)
Altura util.
@
d=h-r—73 d= 12,000 cm

Altura del bloque compresiones.

—d 1 1-2 6144 Mu a= 1,45 cm
a=a ’ fc.b.d?

Armadura necesaria.
0,85.f'c.b.a = 2
As = f As 6,17 cm

fy
Armadura minima.

Asmin= pmin.b .d Asmin= 214 ot
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Donde:

pmin= cuantia minima (0,0018) para una losa, para un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima.

Es= 2000000 Kg/(;m2
&= 0,003

Donde:
Es= modulo de elasticidad del acero
E&c=  deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

_ fle &c
Pb—0,72.fy.fc+Es pp =
Cuantia maxima.
pmax = 0,75 .p, pmax =
Calculo de Armadura maxima.
As max =pmax.b.d As max=

Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria esta entre la minima y la maxima se disefiara con la necesaria.

As nec= 6,17 cm2
NuUmero de barras:

As N° Barras=
N° Barras =——
14

4 N° Barras=

0,021

0,016

18,90 cn??

5,5

6
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Finalmente usar:

¢ 12 mm ¢/ 20 cm por metro
3.5.6.4 Armadura de distribucion

Para armadura principal perpendicular al tréafico:

D _1,22
VILc

100 <67 %

Lc=  Luz de célculo de la losa en metros.
D= 86,27 %
Tomamos el 67 % para la armadura de distribucion.
AS dis tribucio n = 4,13 cm2
Asumimos un didmetro de:

@ v(mm)= 10 diametro de barilla del acero (adop)

NuUmero de barras:

As g5 N° Barras= 53
N° Barras = >
.9
4 N° Barras= 6

FINALMENTE USAR:

) 10 mm ¢/ 20 cm por metro

Resumen de armado:

ACERA

As. De Flexion Usamos ¢ 12 mm ¢ / 20 ecm por metro de acera

As. De Distribucion Usamos ¢ 10 mm ¢ / 20 cm por metro de acera
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3.5.7 Disefo del bordillo.-

0.12

[ - 0.03

= |

Al

AS

~M-| LL Vehiculo

Ad DC Acera

At x X = Ai * Xi

Xc= 7,4 cm

b1o
I 1.25
FIGURA 3.13 Esquema del bordillo
Fuente: Elaboracion propia
Area del Poste:
Al= 144 cm?
A2= 144 om?
A3= 144 om?
Ad= 144 om?
A5= 1320  cm’
A6= 440 cm?
A7= 150 cm?

At= 2486 cm’
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Area del bordillo:

A8= 675 om? At+X = Ai* Xi
A9= 37,5 om?
Al10= 500 om? Xc= 1259 cm

At= 12125 cm2

Armadura principal perpendicular al trafico:

X= 850 mm.
E 1848,05 mm. 1,85 m.

El factor de presencia maltiple es:
m= 1,2 Para un carril cargado

Solicitaciones de disefio:

Datos:
h acera= 0,15 m
b acera= 1 m
L= 2,48 m
DC baranda= 485 Kg brazo 1 1,224 m
LLvehicular = 1750,00 Kg/m2 brazo 2 0,85 m
DC Acera= 360 Kg brazo 3 0,75 m
DC Bordillo= 291 Kg brazo 4 0,1259 m
CT choque= 750 Kg brazo 5 0,25 m
yYH’= 2400 kg/m3
Donde:

h acera= Alto de acera (m)
b acera= Ancho de acera (m)
L= Distancia entre postes (m)
CD baranda=  Peso propio del barandado
LLvehicular = Carga vehicular del eje delantero 3500 Kg. por rueda 1750 Kg.
(AASHTO 04)
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LS baranda= Sobre carga de uso (AASHTO 04)

DC Acera= Peso propio de acera

CT choque= Carga ocasionada por choque lateral de un vehiculo en el bordillo 750 Kg
vH’= Peso especifico del hormigdn (kg/m3)

3.5.7.1 Célculo de momentos:

Calculo de momentos por peso propio.

MDCbaranda= 594.0 Kg*m
MbcCacera= 270,0 Kg*m
DC Bordillo= 36,6 Kg*m

Momento total por carga muerta

Mpc= 900,64 Kg*m

Célculo de momentos por carga viva.

McTchoque= 187,5 Kg*m
MLLvehiculo = 1487,5 Kg*m

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

y multiplicamos por el factor de presencia maltiple.

M. = m. MLL vehicular
LL — E

ML= 965,9 Kg*m

Mim= 318,7 Kg*m

Momento total por carga viva.

Mcy = Mcrchoque T ML+ My

Mcv= 1472,1 Kg*m

Incremento por carga dindmica 33%
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Momento de disefio:

3.5.7.2 Calculo de cortantes

Célculo de cortantes por peso propio.

VDCbaranda=  485,2992 Kg
VDCacera= 360 Kg
VDC Bordillo= 291,0 Kg
Cortante total por carga muerta.
Vbc= 1136,3 Kg
Caélculo de cortante por carga viva.
VLLvehiculo = 1750,0 Kg
Cortante dltima:
Vu=1,25.Vpc+1,75.V;;
Céalculo de Normales:
NCT impacto= 750 Kg

Normal ultima:

Nu = 1,25 NDC+ 1,75 'NLL

Resultantes para la acera y el bordillo:

Mu=  3702,02 Kg*m
Vu= 4482874 Kg
Nu= 13125 Kg

Mu=

Mu=

Vu=

Nu=

3702,02 kg.m
370202,15 kg.cm

4482,874 Kg

1312,5

Kg
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Verificacién a corte:

La resistencia al corte mayorada, Vr, se debera tomar como:
Vr =0.Vn

Donde:

Vn = resistencia nominal al corte especificada en el Articulo 5.8.3.3 (Kg)
¢ = factor de resistencia especificado en el Articulo 5.5.4.2

Excepto en losas, zapatas y alcantarillas, se debera proveer armadura transversal si:
Vu>0,5.0.(Vc+ Vp)

Vu = fuerza de corte mayorada (Kg)

Vc = resistencia nominal al corte del hormigon (Kg)

Vp = componente de la fuerza de pretensado en la direccion de la fuerza de corte (Kg)
¢ = factor de resistencia especificado en el Articulo 5.5.4.2

En este elemento (bordillo) no existe la fuerza de pretensado por lo que se tomara Vp =0

Calculando Vc:

Ve =0,53.8.\/fc.b, .d,

Vu= 13125 Kg

fc = 210 Kg
bv = 25 cm
= 0,72h
= 50 cm
0,72h = 36 cm
= 2 Segun lo especificado en AASHTO 5,8,3,4 para

alturas menores a 400 mm.

Vc= 13824,77 Kdg
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Realizando la comprobacion:

Vu Kg < 0,5*®*Vc kg
1312,5 Kg < 6221,15 kg

No Necesita armadura de corte

Por lo tanto disefiaremos los estribos con armadura minima. Teniendo el antecedente que la

armadura de corte del bordillo es una prolongacién de la armadura longitudinal de la acera.

Datos:
Vu= 1312500 Kg
fc= 210 kg/cm2
fy= 4200  kglem®
h= 50 cm
b= 25 cm
d= 47,5 cm
r= 2,5 cm
= 20 cm
Donde:

Vu= cortante ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto

fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccion
b= ancho de la seccion
r= recubrimiento
d= Altura til
S= espaciamiento entre barras
V¢ = Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el concreto
Vs = Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
¢ = Factor de Reduccion de resistencia = 0.9 AASHTO 04
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Armadura minima

Entonces:

b.S

Avmin =3, 5—

fy

Avmin= 0,4166667 cm?

asumimos:

FINALMENTE USAR:

¢

0,73 cm
12 mm Diametro utilisado en la armadura
longitudinal de la acera
Avmin=" 1,131 cm2 p/una pierna 0,565 cm2
12 mm ¢/ 20 cmpor metro

3.5.7.3 Armadura longitudinal del bordillo.-

Como la direccion principal de armadura de la acera es transversal al tréfico del puente, no

seré necesario hacer un célculo de la armadura longitudinal del bordillo.

* Entonces por necesidades constructivas se dispondrd una armadura minima:

Datos:

f'c(Kg/lcm2)=
fy(Kg/cm2)=
h(cm)=
b(cm)=
r(cm)=

¢ v(mm)=

Altura atil:

210
4200
50

25
2,5
16

d=h—71—-
"2

resistencia especificada a la compresion del concreto

resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
altura de la seccion

ancho de la seccion

recubrimiento minimo
diametro de varilla del acero (adop)

@ d= 46,700 cm
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Armadura minima:
As min= 3,85 cm’?

Asmin= pmin.b .d

Donde:
pmin= cyantia minima (0,0033) para un acero fy=4200 Kg/cm2

diametro de varilla del acero (adop)

@ v(mm)= 16

NUmero de barras:

As. N°Barras= 1,9
N° Barras = —22
. Q2

4 N°Barras= 2

Por razones contractivas colocaremos 2 barras del mismo didmetro en la parte superior de

la viga.

Finalmente usar:

4 ¢ 16 mm

Resumen de armado:

BORDILLO
As. De Corte Usamos ¢ 10 mm ¢ / 20 cm por metro del bordillo
As. Longitudinal Usamos 2 ¢ 16 mm en ambos extremos ddel bordillo
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3.5.8 Disefio de las losas del puente.-

3.5.8.1 Andlisis de la losa interna.-

y ]

T LI

aul 65 Sm2i0 Sl § w200 T oa=bEs

FIGURA 3.14 Esquema de la losa interior

Fuente: Elaboracion propia

Debemos encontrar los maximos momentos positivos y negativos que actian en la seccion

transversal de la losa.

a) Anchos de faja para la losa interior.

TABLA 3.2 Fajas equivalentes para losas interiores

DIRECCION DE LA FAJA

ANCHO DE LA FAJA PRIMARIA

. Colado in situ

Paralelo o perpendicular

TIPO DE TABLERO PRIMARIA EN RELACION CON EL (mm)
mm
TRAFICO
Vuelo 1140 +0.833. X
Hormigoén:

+M: 660 +0.55. S

-M:1220+0.25.S

S= 2000 mm
Ancho de faja para momento positivo:

E+= 1760 mm 1,76
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Ancho de faja para momento negativo:
E-= 1720 mm 1,72 m.
Los factores de presencia multiple son:
m= 1,2 Para un carril cargado
m= 1 Para dos carriles cargados
b) Calculo de los momentos actuantes sobre la losa

* Cargas muertas

Para determinar los momentos se carga la losa como una viga continua de tres tramos en el

programa computacional SAP 2000.14.

Losa:
h: 0,2 m DClOSu :b .h.yHvo
b= 1 m DClosa = 480 Kg/m
yYH’= 2400 Kg/m3
Rodadura:
h= 0,05 m DW odadura = b -h. Yasfalto
b= 1 m DWrodadura: 110 Kg/m
Yasfalto = 2200 Kg/m3

Carga muerta de la losa

DC1 = DClosa + DWRodadura
DCl= 590  Kgm

Cargas puntuales sobre la losa exterior debido a la carga muerta del barandado, acera y
bordillo.

Datos:
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DC baranda= 485,30 Kg
DC Acera= 360 Kg
DC Bordillo= 219 Kg

Obteniendo la carga PDC2:

Ppcz2 = Ppcbar + Ppcacerat Ppcbor

Poc2= 1064,30 Kg

Diagrama de las cargas muertas

i

P o P nc

| 0.65 m | 200 m 200 m 200 m | .65 m |

FIGURA 3.15 Diagrama de cargas muertas

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la seccidn transversal con las DC1, PDC2 se obtiene el siguiente diagrama segun

programa computacional SAP 2000.14.
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Sras ke m 550 by m

A

i3 7 ke m 10375 Kg . m

2799 kg . m

| 065 m | 100 m ’ 00y | 70K 11 I 0.65 m |

FIGURA 3.16 Diagrama de momento debido a las cargas muertas

Fuente: Elaboracion propia

Momentos por carga muerta:

Mbcmax#= 207,98 Kg.m
MbcCmax(-)= -823,50 Kg.m

* Cargas vivas

Para determinar los momentos se cargara la losa como una viga continua de tres tramos en el

programa computacional SAP 2000 con las siguientes cargas:
Se cargara la losa con dos hipdtesis para hallar en momento maximo positivo y negativo.
Hipotesis 1 (Momento maximo positivo)

La ubicacion critica para un maximo momento positivo por carga viva esta a 0,4 L del

primer soporte exterior de la losa interna.
04.L= 0,8 m
Posicion del camion tipo para generar momento maximo positivo para un carril cargado:

Donde:
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P= 7250,0  Kg
m= 1,2
E= 18 m
W= m.P
 E
W= 49432  Kg
W \t
0.80m _| LE0m _]

y SR = =

.65 m

L .
200 m | 2.00 m |

|= =|--.
|0.65m | 2,00 m
FIGURA 3.17 Diagrama de la posicion del camién de disefio con un carril cargado
Fuente: Elaboracion propia

Cargando al programa computacional SAP 2000 se tiene el siguiente diagrama:

-1634.51 Kg . m

270006 Kg .
e M

= /4\\ /

)
/ 85097 Kg. m
171895 e . m
| ol e e ol ol
| 0.65 m | 2.00 m 2.00 m 2.00 m | 0.65 m |

FIGURA 3.18 Diagrama de momento positivo debido a las carga de camidn en un carril cargado

Fuente: Elaboracion propia

Momentos por carga viva:

MuLimax1 (= 1718,93 Kg.m
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Posicion del camion tipo para generar momento maximo positivo para dos carriles cargados:

Donde:
P= 7250,0 Kg
m= 1,0
E= 1,8 m
W= m.P
~ E
W= 4119,32 Kg
W W W W
- 0.80m __|_' 1.50 m __|_- 1.20 m | 1.80 m __|
| | | | |
0.65m | 200 m T 200 m T 2.00 m Tossm |

FIGURA 3.19 Diagrama de la posicién del camion de disefio con dos carriles cargados

Fuente: Elaboracion propia

Cargando al programa computacional SAP 2000 se tiene el siguiente diagrama:
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138373 Kz . m

9619 Kg. m
T20.09 Ke . m
e 1 "
142377 Kg . m 11255Kg . m
l e . e e .
| 065m | 200 m 2.00m 200 m [0.65m |

FIGURA 3.20 Diagrama de momento positivo debido a las carga de camién en dos carriles cargados

Fuente: Elaboracion propia

Momentos por carga viva:

MLimax2 (= 1423,77 Kg.m

Se elige el maximo momento positivo por carga viva de las dos posiciones:
MLLmax ()= 1718,93 Kg.m
Hipotesis 2 (Momento maximo negativo)

La ubicacion critica para un maximo momento negativo por carga viva esta sobre el primer

soporte interior del tablero como se muestra en la figura.
Posicion del camion tipo para generar momento maximo positivo para un carril cargado:

Donde:
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P= 72500  Kg
m= 1,2
E= 1,7 m
W= m.P
~ E
W= 505814  Kg
W W
l 1.10m ol D.QﬂmJ‘ .90 m .
|
i Y
& & & &
[065m | 200 m T 100m T 200 m Tossm |

FIGURA 3.21 Diagrama de la posicion del camidn de disefio para momento negativo

Fuente: Elaboracion propia

Cargando al programa computacional SAP 2000 se tienen el siguiente diagrama:

181364 bg . m

15771 kg.m
1506.28 Kg . m 1300.31 Kg . m
| | | | | |
|065m | 2,00 m | 200 m | 200 m [0.65m |

FIGURA 3.22 Diagrama de momento negativo debido a las carga de camion

Fuente: Elaboracion propia

Momentos por carga viva:

MLLmax()= -1813,64 Kg.m

Resistencia |
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Momento méximo positivo

Datos: se usaran los valores de los momentos maximos positivos
Mbcmax(+)= 207,98 Kg.m

Muiimax(+= 1718,93 Kg.m
Miv= 567,2 Kg.m incremento por carga dinamica 33%

Momento de disefio

Mu=  426078,46 Kg.cm

Momento méaximo negativo

Datos: Se usaran los valores de los momentos maximos negativos
MbcCmax(-)= -823,5 Kg.m

MLLmax(-)= -1813,64 Kg.m
Mim= -5985 Kg.m incremento por carga dinamica 33%

Momento de disefio

Mu=1,25.Mpc+ 1,75 .(My + Mp,)  Mu=  -5250,62 Kgm
Mu= -525062,21 Kg.cm

3.5.8.2 Andlisis de la losa exterior
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0.20

FIGURA 3.23 Diagrama de la losa exterior

Fuente: Elaboracion propia

El reglamento AASHTO 2004 recomienda que para el disefio de las losas la linea central de

la rueda se suponga a 0.30 m de la cara del bordillo.

Para el calculo de momento se toma como seccion critica en el punto D.

Para el vuelo del tablero se calcula momentos en el punto D a un tercio de la viga de H°P°
Ancho de faja para la losa exterior .-

TABLA 3.3 Fajas equivalentes para losas exteriores

DIRECCION DE LA FAJA

ANCHO DE LA FAJA PRIMARIA

TIPO DE TABLERO PRIMARIA EN RELACION CON EL
mm
TRAFICO (mm)
Hormigén:
Vuelo 1140 +0.833. X

. Colado in situ

a) Hipdtesis de carga |
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FIGURA 3.24 Esquema de la losa exterior hipotesis de carga |
Fuente: Elaboracion propia
Datos:
DC baranda= 485,30 Kg brazo 1 1,624 m
DC Acera= 360 Kg brazo 2 1,15 m
DC Bordillo= 219 Kg brazo 3 0,526 m
DC losaext.= 192 Kg brazo 4 0,2 m
PL peaton = 360,0 Kg/m brazo 5 1,15 m
LS baranda= 241 Kg brazo 6 1,32 m
LLvehicular = 7250 Kg brazo 7 0,1 m
DW rodadura= 44 Kg brazo 8 0,2 m
YH’= 2400 kg/m3
Donde:
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CD baranda=  Peso propio del barandado
DC Acera= Peso propio de acera
DC Bordillo= Peso propio del bordillo
DC losa ext.= Peso propio de la losa externa
PL peatsn = Carga peatonal (AASHTO 04)
LS baranda= Sobre carga de uso (AASHTO 04)

LLvenicular = Carga vehicular del eje trasero 14500 Kg. por rueda 7250 Kg.

(AASHTO 04)

DW rodadura= Peso propio de las superficies de rodamiento
vH= Peso especifico del hormigon (kg/m3)

Seccidn de disefio

D= Ancho del ala viga / 3 <0 ,38m

0,75m
D =

3 =0,25m <£0,38m

D= 0,25 m
Calculo del ancho de faja
E=1140+0,833.X
Armadura principal perpendicular al trafico:

X=065-03-025=0,100m

X 100,000 mm.

E

1223,3 mm. = 1,22 m.
El factor de presencia multiple es:
m= 1,2 Para un carril cargado

Calculo de momentos:
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Calculo de momentos por peso propio.

MbDCbaranda= 788,1 Kg.m

MpbcCacera= 4140 Kg.m
MDC Bordillo = 115,2 Kg.m
MDC 10sa ext. = 38,4 Kg.m

Momento total por carga muerta.

Mpbc= 13557 Kg.m
DW rodadura= 8,8 Kg.m

Calculo de momentos por carga viva.

MpPLpeatsn= 414,0 Kgm
MLsbaranda= 317,9 Kgm
MLLvenicular= 725,0 Kgm

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

y multiplicamos por el factor de presencia maltiple.

m. M LLvehicular
E

My =

MLLvehicular= 711,2 Kgm
Miv= 234,7 Kg.m Incremento por carga dindmica 33%

Momento total por carga viva:
Mcy=Mpy + Mg+ My +My
Mcv=  1677,8 Kgm
Momento de disefio:

Mu=1,25.Mpc+1,5.an+ 1'75'MCV Mu= 4643,96 kgm
Mu=  464396,00 kg.cm

b) Hipdtesis de carga I1.-
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FIGURA 3.25 Esquema de la losa exterior hip6tesis de carga Il
Fuente: Elaboracion propia
Datos:
DC baranda= 485,2992 Kg brazo 1 1,624 m
DC Acera= 360 Kg brazo 2 1,15 m
DC Bordillo= 219 Kg brazo 3 05259 m
DC losaext.= 192 Kg brazo 4 0,2 m
CT choque= 750,0 Kg/m brazo 5 0,25 m
LS baranda= 241 Kg brazo 6 1,32 m
LLvehicular = 7250 Kg brazo 7 0,1 m
DW rodadura= 44 Kg brazo 8 0,2 m
vyH’= 2400 Kg/m3
Donde:
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CD baranda=  Peso propio del barandado
DC Acera= Peso propio de acera
DC Bordillo= Peso propio del bordillo
DC Iosa ext.= Peso propio de la losa externa
CT impacto= Carga ocasionada por choque lateral de un vehiculo en el bordillo
LS baranda= Sobre carga de uso (AASHTO 04)
LLvenicular = Carga vehicular del eje trasero 14500 Kg. por rueda 7250 Kg.
(AASHTO 04)
DW rodadura= Peso propio de las superficies de rodamiento
vH= Peso especffico del hormigon (kg/m3)

Calculo del ancho de faja

E=1140+0,833.X

Armadura principal perpendicular al trafico:

X 100,000 mm.

E 1223,3 mm. 1,22 m.
El factor de presencia multiple es:

m= 1,2 Para un carril cargado
Calculo de momentos

Calculo de momentos por peso propio.

MDCbaranda= 788,1 Kg.m

Mpbcacera= 414,0 Kg.m
Mbc Bordillo= 115,2 Kg.m
MDC losa ext.= 38,4 Kg.m

Momento total por carga muerta.

131



Mpc= 13557 Kg.m
MpDW rodadura= 8,8 Kg.m

Calculo de momentos por carga viva:

McT choque= 187,5 Kg,m
MLsSbaranda= 317,9 Kg,m
MLLvenicular= 725,0 Kg,m

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

y multiplicamos por el factor de presencia multiple.

m. MLL vehicular

My = E
MLLvehicular= 711,2 Kgm
Miv= 234,7 Kg.m Incremento por carga dinamica 33%

Momento total por carga viva.
Mcy=Mcr + Mg+ My + My
Mcv=  1451,3 Kg.m

Momento de disefio

Mu=1,25.MD6+1,5.Mpw+ 1J75'MCV Mu= 4247,59 kgm
Mu=  424758,50 kg.cm

c) Hipdtesis de carga 111
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FIGURA 3.26 Esquema de la losa exterior hipotesis de carga Ill

Datos:
DC baranda= 485,2992
DC Acera= 360
DC Bordillo= 219
DC losaext.= 192
LLvehicular = 7250
DW rodadura= 44
yH= 2400
Donde:

Fuente: Elaboracion propia

Kg
Kg
Kg
Kg
Kg
Kg
kg/m3

brazo 1
brazo 2
brazo 3
brazo 4
brazo 5
brazo 6

1,624
1,15
0,5259
0,2
1,25
0,2

3 33333
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CD baranda=  Peso propio del barandado
DC Acera= Peso propio de acera
DC Bordillo= Peso propio del bordillo
DC Iosa ext.= Peso propio de la losa externa

LLvenicular = Carga vehicular del eje trasero 14500 Kg. por rueda 7250 Kag.

(AASHTO 04)
DW rodadura= Peso propio de las superficies de rodamiento
yYH= Peso especifico del hormigon (kg/m3)
Calculo del ancho de faja
E=1140+0,833.X

Armadura principal perpendicular al trafico:

X

1250 mm.

E

2181,25 mm. 2,18 m.
El factor de presencia multiple es:

m= 1,2 Para un carril cargado

Calculo de momentos
Calculo de momentos por peso propio
MbcCbaranda = 788,1 Kgm
MbDcCacera= 4140 Kgm
Mbc Bordillo= 115,2 Kg.m
MpDC losa ext.= 38,4 Kg.m

Momento total por carga muerta

Mpc=  1355,7 Kg.m
Mbpw rodadura= 8,8 Kg.m

Calculo de momentos por carga viva
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MLLvehicular= 9062,5 Kgm

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

y multiplicamos por el factor de presencia maltiple.

m. My yehicular

My = £
MLLvenicular= 41547 Kgm
Mim= 1371,1 Kg.m Incremento por carga dinamica 33%

Momento total por carga viva
Mcy =My, + My
Mcv= 55258 Kg.m
Momento de disefio

Mu=1,25.MD6+1,5.Mpw+ 1'75'MCV Mu= 11377,95 kgm
Mu= 1137795,14 kg.cm

3.5.8.3 Solicitaciones de disefio
Losa externa Losa interna
M u-= 1137795,14 Kg.cm M u+=  426078,46 Kg.cm
Mu-= 525062,21 Kg.cm

Para que la distribucion de la armadura, tanto positiva como negativa de la losa sea uniforme;
solo trabajaremos con las solicitaciones mas criticas y con esto calcularemos la armadura

para toda la losa.

M u+= 426078,46 Kg.cm

M u-= 1137795,14 Kg.cm

3.5.8.4 Calculo de la armadura del momento positivo de la losa
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Mu(kg.cm)= 426078,46 momento ultimo

f'c(Kg/lcm2)= 210 resistencia especificada a la compresion del concreto
fy(Kg/lcm2)= 4200 resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h(cm)= 20 altura de la losa
b(cm)= 100 ancho de la losa
r(cm)= 2,5 recubrimiento minimo
¢ v(mm)= 12 didametro de varilla del acero (adop)
Altura util
deh_7r_2 d= 16,900 cm
2
Altura del bloque de compresiones
Mu a= 165 cm
=d.|1-y1-2,6144 ——— ’
@ fic.b.d?
Armadura necesaria
As = 0,85.f’C.b .a As= 7,01 Cm2
fy
Armadura minima
As min= pmin.b .d Asmin= 304  cnf

Donde:

pmin= cuantia minima (0,0018) para losa, un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima

Es= 2000000 Kg/cn?

Ge=

Donde:

0,003
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Es= modulo de elasticidad del acero
&c= deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

pp=072 ¢ %€ pp= 0021
Iy éc+ % b ’
Cuantia maxima
pmax = 0,75 .p, pmax = 0,016
Calculo de Armadura maxima
Asmax= 26,84 ¢

Asmax=pmax.b.d
Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria esta entre la minima y la maxima se disefiara con la necesaria

As nec= 7.01 cm2
NUmero de barras:
As N° Barras= 6,2
N° Barras = "ezc
T.P
4 N° Barras= 7

FINALMENTE USAR:
¢ 12mm c¢/15cm

3.5.8.5 Armadura de distribucion

137



Para armadura principal perpendicular al trafico

1)—1’22 100 < 67 %
\/E. > 0

Lc= Luz de célculo de la losa en metros

D= 86,27 %

Tomamos el 67 % para la armadura de distribucién

AS nec= 7,01 cm2

4,70 cm2

AS distribucion=

Asumimos un diametro de:

@ v(mm)= 12 diametro de varilla del acero (adop)

NuUmero de barras:

N° Barras — ASyec N° Barras= 42
.02
4
N° Barras= 5

FINALMENTE USAR:
) 12mm c¢/25cm

3.5.8.6 Calculo de la armadura de momentos negativos en la losa

1137795,14 momento ultimo

Mu(Kg.cm)=
f'c(Kglem2)= 210 resistencia especificada a la compresion del concreto
fy(Kg/lcm2)= 4200 resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
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h(cm)= 20 altura de la losa

b(cm)= 100 ancho de la losa
r(cm)= 2,5 recubrimiento minimo
¢ v(mm)= 20 didametro de varilla del acero (adop)
Altura util
deh-7r_-2 d= 16,500
2
Altura del bloque de compresiones
—d.|1-J1-2 6142 - a= 0
a=a ’ Fc.b.d?
Armadura necesaria
AS=0,85.f'C.b.a As= 2156
fy
Armadura minima
As min= pmin.b .d Asmin= 2,97

Donde:

cm

cm

cm

cm

pmIn= cyantia minima (0,0018) para losa, un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima

Es= 2000000 Kgcr?
Ee= 0,003

Donde:

Es= mddulo de elasticidad del acero
Ec= deformacion unitaria del concreto
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Cuantia balanceada

f'c éc
Pp = 0,021

pp=1072."—.
fy fy
Ec+Es

Cuantia maxima
pmax = 0,75 .p, pmax = 0,016

Calculo de Armadura méaxima
2

AS max= 26,84 cm

Asmax=pmax.b.d
Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria estéa entre la minima y la maxima se disefiara con la necesaria

As nec= 21,56 cm2
NUmero de barras:
ASpec N° Barras= 6,9
N° Barras = !
T . P2
4
N° Barras= 7

FINALMENTE USAR:
¢ 16 mm c/15cm

3.5.8.7 Armadura de distribucion

Para armadura principal perpendicular al trafico:

1)—1’22 100 < 67 %
\/E'. > 0

Lc= Luz de célculo de la losa en metros

D= 86,27 %
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Tomamos el 67 % para la armadura de distribucion

AS nec= 21,56 cm2

AS distribucion= 14,44 cm2

Asumimos un diametro de:

¢ v(mm)= 20

NUmero de barras:

As N° Barras=
N° Barras =—2&
. Q2

4 N° Barras=

FINALMENTE USAR:
¢ 20mm c¢/25cm

Resumen del armado

LOSA DEL PUENTE

diametro de varilla del acero (adop)

4,6

As. Principal (Perpendicular al trafico).- (+)
As. Secundaria (Paralela al trafico).- (+)

As. Principal (Perpendicular al trafico).- (-)

As. Secundaria (Paralela al trafico).- (-)

Usamos ¢ 12 mmc /15 cm
Usamos ¢ 12 mm ¢ / 25 cm
Usamos ¢ 20 mm ¢ / 15 cm

Usamos ¢ 20 mm ¢ / 25 cm
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3.5.9 Disefo de vigas pretensadas con armaduras postesas

3.5.9.1 Calculo de propiedades geométricas de viga

1.- De la seccién neta

0,75
b2 bt b2
h2 2 2
h3 4 4
h4 <2
b3
S P i H1 1,7
h5 6 .
h6
5 7
- b4 b4
0,65
DATOS: DATOS PROCESADOS:
Hl= 1,7 m C2= 0,816 m
h2= 0,12 m Cl= 0,884 m
h3= 0,08 m Ixcg=  0,2233443 m™M
h4= 0,1 m Wi= 0,2737319 N3
h5= 0,25 m Ws= 0,2526302 m"3
h6= 0,2 m Area= 0,59225 M2
bt= 0,2 m
b2= 0,275 m
b3= 0,1 m
bd= 0225 m
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2.- Seccion en el apoyo:

v 1=

DATOS:

H1=
h7=
hg=

b5=
b6=

Al=
A2=

0,75
b6 b5 b6
0,65
1,7 m
0,12 m
0,023 m
0,65 m
0,05 m
1,105 m2
0,006 m"2
A3= 0,0005714 n"2
1,118 m"2

AT=

1,7
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N° A Yi A*Yi | d A*dN2 ||+ A*d™2
[m2] [m] [m4] [m] [m4] [m4]
1 0,34 0,85 0,289 0,0818833 | 0,034076263 | 0,0003948 | 0,0822781
2 0,033 1,64 0,05412 | 0,0000396 | 0,824076263 | 0,0224104 | 0,02245
2 0,033 1,64 0,05412 | 0,0000396 | 0,824076263 | 0,0224104 | 0,02245
3 0,007 | 1,5533333|0,0108733| 2,489E-06 | 0,737409596 | 0,0038064 | 0,0038089
3 0,007 | 1,5533333|0,0108733| 2,489E-06 |0,737409596 | 0,0038064 | 0,0038089
4 0,008 1,54 0,01232 | 4,267E-06 | 0,724076263 | 0,0041943 | 0,0041986
4 0,008 1,54 0,01232 | 4,267E-06 | 0,724076263 | 0,0041943 | 0,0041986
5 0,005 |1,4666667|0,0073333| 2,778E-06 [0,634076263 [ 0,0020103 | 0,002013
5 0,005 |1,4666667|0,0073333| 2,778E-06 [ 0,634076263 [ 0,0020103 | 0,002013
6 0,028125 | 0,2833333 | 0,0079688 | 9,766E-05 | 0,60074293 | 0,0101501 | 0,0102477
6 0,028125 | 0,2833333 | 0,0079688 | 9,766E-05 | 0,60074293 | 0,0101501 | 0,0102477
7 0,045 0,1 0,0045 0,00015 |0,784076263 | 0,0276649 | 0,0278149
7 0,045 0,1 0,0045 0,00015 |0,784076263 | 0,0276649 | 0,0278149
0,59225 0,4832308 0,2233443

3.- De la secciobn homogenizada y compuesta

B
Bt
0,75 7 |\% 7‘/|
bt
0,65
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DATOS PROCESADOS:

B= 2 m Yi= 1,154 m
H= 0,2 m Ys= 0,746 m
Ixcg=  0,4213693 m™4
Modulo de Elastisidad Wi= 0,3651626 m"3
Ws= 0,5647796 mM"3
Ec=15100+yf'c Area=  0,9020887 m2
Hormigon Normal Ks= 0,6260799 m
f'c= 210 Kg/lcm2  H°A° Ki= 0,4047968 m
Ec= 218819,79 Kg/cm2
C1 sup= 0,546 m
Hormigo Para Pretensado C2inf= 1,154 m
f'c= 350 Kg/lcm2  H°P° C3= 0,746 m
Ecp= 282495,13 Kg/lcm™2 C4= 0,546 m
Wil.c=  0,7716292 m"3
L W2.c=  0,3651626 m"3
Ecp W3=  0,5647796 m"3
n= 0,7745967 W4= 0,7716292 m"™3
Calculando el Ancho reducido Bt
Bt= 1549 m
H= 0,2 m
N° A Yi A*Yi I d A*dN2 |1+ A*dN2
[m2] [m] [mA] [m] [mA] [mA]
1 0,59225 0,816 0,4832308 | 0,2233443 0,338 0,0676605 | 0,2910049
2 0,3098387 18 0,5577096 | 0,0010328 0,646 0,1293316 | 0,1303644
0,9020887 1,0409404 0,4213693
3.5.8.2 Anélisis de carga de las vigas.
Ancho del ala efectivo de exteriores:
L= 293m longitud del tramo efectiva 1)be= L/8
hf= 02m espesor promedio de la losa 2) be = 6hf+bw/2
bw= 02m semiespesor del alma 3) be=wuelo
welo= 0,65 m vuelo
1) be= 3,663
2) be = 1,3 be = 0,65 m
3) be = 0,65
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Ancho del ala efectivo de interiores:

L= 293m longitud del tramo efectiva 1) be=L/4
hf= 02m espesor promedio de la losa 2) be = 12hf+bw
bw= 02m semiespesor del alma 3) be=s
S= 2m separacion entre vigas
1) be= 7,325
2) be= 64 be = 2m
3) be= 2

Anélisis de cargas:
Factor de presencia multiple [20] 1

[20] AASHTO-0.4: Tabla 3.6.1.1.2-1 — Factor de presencia multiple (m).

TABLA 3.4 Distribucion de sobre cargas por carril para momento en vigas interiores

Tabierc de hormigon, Un carril de diefio cargado:
emparriliado con vanos 5 (54,5 .93 5_ 1100 <S <3900
lienos o parciaimente P ” 0‘06"’(4300) (I) (,_,;) 110 <t <300
A e Ky tomokn »3
lenoz, o emparriliado . S ) * Dos o mas carriles cargados 6000 <L < 73000
1 estin
con vanos no lienos S \*4/5\02 (K \** Nzd
: Suficientemente 0.06+( ) (3) (—) e
compuesto con loza de 2900/ \L Lz} Ix 10 <K < 3210
3 s Conectadas para
hormigon armado sobre
} Actuar como una
. vigas de xqo u Usar el valor odtenido de la
hormigon; vigas Te ecuacion anterior con Ny=3 0 la \
hormigon, zeccione: Te ley de momentos, cualquierazea | =
¥ doble Te de hormigen ol que resuite menor
Fuente.

1.- Tabla 4.6.2.2.2b-1 (Especificaciones AASHTO LRFD, 2007)

006 g \06 /)02 K, 01
’ 2900 L Lts3

S= 2000 mm  Separacion entre vigas
Lc= 29300 mm Longitud de la viga

Datos:

Se adopta K, 0,1
Lts3
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Donde:

K,=n.(I+Aeg?)

E. .
n=—29% — 1,291

tablero
A 592250 cm2
I= 2233443413 cmd
eg= 96 cm

Kg= 99298379,64 cm4

0,1
Ko\ _ 1155
Lts3

Calculando: gi= 0,6

TABLA 3.5 Distribucion de sobre cargas por carril para momento en vigas exteriores

Tablero de P .
hormigon, e b -300d, 51700
emparrillado con 2800
vano: llenoz o
parciaimente llenoz. | A e ky también i j
o emparmillado con of estdn Uttitzar «l valor
vano: no lieno: yficientemence obtenido de la
compuesto con loza | conectada: para Ly s meomionstas ecuacion anterior
de hormigonarmado | actuar como una conN, =30 la gy N, =3
zobre vigas de acero unidad de momen:o:.
u hormigon, vige: Te cualquiera sea ol
hormigon, zecciones que rezulte menor
Tey doble Te de
hormigon
Fuente

l.- Tabia 4.6.2.2.2d-1 (Especificaciones AASHTO LRFD, 2007)

9 = €Jinterior

=0,77 + d,
€= T5800

de = 650 (mm) Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y el borde
interior de un corddn o barrera para el trafico

e= 1,002 ge= 0,602
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TABLA 3.6 Distribucion de sobre cargas por carril para corte en vigas interiores

Tablero de hormigon,
emparrillado con
vanvs lenvs v
parcialmentelienos o
empawilladn ron
vanoz no llenoz
compussiv von lusa ds
hormigon armado
snhyavigaszde neen u

hormigon, vigaz Te

1100 <N <3000

S
02+ 3c00 6000 =L = 73000
03¢ 1 5¢00 s 110 <5, <300
a, e kvwambiént + (10700) N4
si estan -
syficientemente
conectadas para
Lev de
acruar como untdad Ley de momento: MN=3
momentos

Fuente:

1.- Tudlu 4.6.2.2.3u-1 (Especificacivnes AASHTO LRFD, 2007)

gi=02+

S

S= 2000 mm  Separacidn entre vigas

gi = 0,658

3600+

S 2,0
10700

TABLA 3.7 Distribucién de sobre cargas por carril para corte en vigas exteriores

hormigon

hormigon, zeccions:
Te y dobdie Te de

Tablero de normigon,
empamillado con
vano: llenoz o 0= P i
parcialmente llencc, o d, -300 54, 51700
a.e kytambién i j e=06 +m
emparrillado con :
i ectan
vano: no llenoz aflidoi .
compuesto con lozade Lev de
p conectadas para
hormigon armado
5 d actuar como una
sobreviga: deacoo u
1‘ unidad
hormigon; viga: Te Lev de momenzo: Ny=3

Fuente:

l.- Tabla 4.6.2.2.35-1 (Especificaciones AASHTO LRFD, 2007)
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9d = €Yinterior

e

3000

e=0,6+
de= 650 (mm) Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y el borde
interior de un cordon o barrera para el trafico

e= 0,817 ge= 0,537

Calculo de cargas permanentes

Barandado, aceray bordillo CD1:
CD baranda= 485,3 Kg
CD Acera= 360 Kg

CD Bordillo= 219 Kg
>CD1= 1064 Kg = 2916 Kg/m

Carga peso propio de la losa CDLosa:
DC losa = 480 Kg/m
Carga total de las cargas distribuidas:
DCy = CD; + DCjysq4

DCi=  771,6  Kg/m

DCh= 771,6 Kg/m

R ST

;‘A ;‘A ;‘A ;‘4 -

“oesm | 2.00m | 2.00m | 2.00m | 0.65m

FIGURA 3.27 Diagrama de carga distribuida para barandados, acera, bordillos y losa

Fuente: Elaboracion propia
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Cargando la seccion transversal con la DCH se obtienen las reacciones en los apoyos segun
programa computacional SAP 2000.14.

0.65 m 2.00m T 2.00m ‘ 2.00m ‘ 0.65m

1216,8 Kg/m 1599,54 Kg/m 1599,54 Kg/m 1216,8 Kg/m

FIGURA 3.28 Diagrama de cargas para cada viga por carga DCH

Fuente: Elaboracion propia

R1=R4=Qg&xt.= 1216,8 Kg/m
R2=R3=Qmt= 1599,54  Kg/m

Calculo de la viga exterior

Datos:
Qext.= 1216,8 Kg/m
L calculo= 29,3 m
Carga actuante

Qext.= 1216,8 Kg/m

*VVVVV\VVV\VVVVVVV\\\VVVV"VVVVVVVVVV*

‘ 293 m

FIGURA 3.29 Diagrama de cargas para carga DCH para la viga exterior

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la viga con la Qext se obtienen los momentos y cortantes maximos segun programa
computacional SAP 2000.14.

150



Diagrama de momentos maximos

130538,82 kg m

MbcHext= 130538,82 Kg.m

FIGURA 3.30 Diagrama de momento para carga DCH para la viga exterior

Fuente: Elaboracion propia

Diagrama de cortante

17826,12 kg

'h-.‘h
T~ 16791.84 ke

P

0.5 (Altura de Ia
viga)

e
——

17826,12 kg

VbcHext= 16791,84 Kg.m

FIGURA 3.31 Diagrama de cortante para carga CD1 para la viga exterior

Fuente: Elaboracion propia

Calculo de la viga interior
Datos:
Qint= 159954 Kg/m

L calculo= 29,3 m
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Carga actuante

Qint= 159954  Kg/m

*V\\VVVV\VVVVVVVV\\VVVVVVV\\\VV

| 29.3m ‘

B L

FIGURA 3.32 Diagrama de cargas para carga DCH para la viga interior

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la viga con la Qint se obtienen los momentos y cortantes maximos segun programa
computacional SAP 2000.14.

Diagrama de momento:

Wl

T

b

R b

171599,33 kg m

MbocHint= 171599,33 Kg.m

FIGURA 3.33 Diagrama de momento para carga DCH para la viga interior

Fuente: Elaboracion propia

Diagrama de cortante:

23433,26 kg

12073,65 kg

A

0.5 (Altura de 1a
viga)

1343326 kg

VocHint= 22073,65 Kg

FIGURA 3.34 Diagrama de cortante para carga DCH para viga interior

Fuente: Elaboracion propia
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Carga peso propio de la capa de rodadura DC Rod:

DC Rodadura = 110 Kg/m
DCrod= 110  Kg/m
ol -l ol -l -
0.65m | 2.00m | 2.00m | 2.00m | 0.65m

FIGURA 3.35 Diagrama de carga distribuida para la carga de la capa de rodadura

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la seccion transversal con la DCRod se obtienen las reacciones en los apoyos segun

programa computacional SAP 2000.14.

0.65m 2.00 m T 2.00m ‘ 2.00m ‘ 0.65m

173,47 Kg/m 228,03 Kg/m 228,03 Kg/m 173,47 Kg/m

FIGURA 3.36 Diagrama de cargas para carga CD Rod. para cada viga

Fuente: Elaboracion propia

R1=R4=Qg&xt.= 173,47 Kg/m
R2=R3=Qint.= 228,03 Kg/m

Calculo de la viga exterior
Datos:
Qext.= 173,47  Kg/m

L calculo= 29,3 m
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Carga actuante

Qext.= 173,47 Kg/m

*VVVVV VYV V. V V. YV YV VY Y VV*

‘ 29.3m

‘

FIGURA 3.37 Diagrama de cargas para carga CD Rod para la viga exterior
Fuente: Elaboracion propia

Cargando la viga con la Qext se obtienen los momentos y cortantes maximos segun programa
computacional SAP 2000.14.

Diagrama de momento

Ll L

'18609,93 kg m

Mcpbrod= 18612,07 Kg.m

FIGURA 3.38 Diagrama de momento para carga CD Rod para la viga exterior

Fuente: Elaboracion propia

Diagrama de cortante

541,34 kg

2393,89 kg

A

0.5 (Altura de la

I
I
I
|
I
I
|
viga) I

541,34 kg

VCDRodmax= 2393,89 Kg.m

FIGURA 3.39 Diagrama de cortante para carga CD Rod para la viga exterior

Fuente: Elaboracion propia
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Calculo de la viga interior

Datos:
Qint.= 228,03 Kg/m

L calculo= 29,3 m

Carga actuante

Qint.= 228,03 Kag/m

*\ V.V VVVVVVYVYVVVVVVVVVVYVVVVVYVY VVV\\\V\V*

‘ 29.3m

FIGURA 3.40 Diagrama de cargas para carga CD Rod para la viga interior

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la viga con la Qint se obtienen los momentos y cortantes maximos segin programa
computacional SAP 2000.14.

Diagrama de momento

2446315 kem

Mcpbrod= 24463,15 Kg.m

FIGURA 3.41 Diagrama de momento para carga CD Rod para la viga interior

Fuente: Elaboracion propia
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Diagrama de cortante

3340,64 kg

3146,81 ke

0.5 (Altura de Ia

I
I
I
|
|
I
I
viga) |

1340,64 ke

VCDRodmax= 3146,81 Kg.m

FIGURA 3.42 Diagrama de cortante para carga CD Rod para la viga interior

Fuente: Elaboracion propia

Calculo del peso propio de las vigas CDV:

Al= 0,592 m2
A2= 0,526 m2
yH’= 2400 kg/m3
Q1= 1421 Kg/m
Q2= 1262 Kg/m

Cargas actuantes

2.15m 2.15m
1262 Ka/m 1262 Ka/n
1421 Kg/m
Yy v VY y Vv y v Vv Y y
YV V.V VYV YV VV VYV VYV VY VY VY VYVY YV VYVYVYVYYVYYVYVY VYV VYV VY VY \VVV\V\K
29.30 m

FIGURA 3.43 Diagrama de cargas para carga de peso propio de la viga

Fuente: Elaboracion propia
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Cargando la viga con la CDV se obtienen los momentos y cortantes maximos seguin programa

computacional SAP 2000.14.

Diagrama de momento

155365,74 kg m

Mcpbv= 155365,740 Kg.m

Figura 3.44 Diagrama de momento para carga de peso propio de la viga

Fuente: Elaboracion propia

Diagrama de cortante

23534 Kg
21252 Kg

|
|
|
|
|
|
|
0.5 (Altura de la |

viga)

Vcovmax=  21251,69  Kg.m 235334 Kg

FIGURA 3.45 Diagrama de cortante para carga de peso propio de la viga

Fuente: Elaboracion propia

Carga peso propio de los diafragmas DC Diaf.:

h= 125 m
b= 0,2 m
yH’= 2400 kg/m3
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Para diafragmas

Pl1= 600 Kg/m

600 Kg/m
| ol ol -l ol )
. o9om | 2.00m 2.00m 2.00m " osom |

FIGURA 3.46 Diagrama de carga distribuida para carga de diafragma

Fuente: Elaboracion propia

Optacion de las cargas en las vigas

0.90m 2.00 m T 2.00m ‘ 2.00m | 0.90m

865,4 Kg 1335 Kg 1335 865,4 Kg

FIGURA 3.47 Diagrama de cargas para carga de diafragmas para cada viga

Fuente: Elaboracion propia

Cargas encontradas por carril
CDpiaf xt= 865,44 Kg
CDpiaf Int= 1335,1 Kg

Calculo de la viga exterior

Datos:

Pext.= 865,44 Kg
L calculo= 29,3 m

Cargando la viga con la Pext en los puntos donde se colocaran los diafragmas se obtienen los

momentos y cortantes maximos segun programa computacional SAP 2000.14.
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Carga actuante

865,4 Kg 865,4 Kg

8654 Kg 865,4 Kg

FIGURA 3.48 Diagrama de cargas para carga CD Diaf para la viga exterior

Fuente: Elaboracion propia

Diagrama de momento

Mcopiaf.= 11943,45 Kg.m

FIGURA 3.49 Diagrama de momento para carga CD Diaf para la viga exterior

Fuente: Elaboracion propia

Diagrama de cortante.- para encontrar el cortante maximo se utilizara la reaccion mas

critica que produce las cargas en la viga.

1356 Kg
I 1327 Kg

A I
0.5 (Altura de Ia:
viga) :

-1356 Kg
Vcopiat.=  1327,36 Kg

FIGURA 3.50 Diagrama de cortante para carga CD Diaf para la viga exterior

Fuente: Elaboracion propia
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Calculo de la viga interior
Datos:
Pint.= 13351 Kg

L calculo= 29,3 m

Carga actuante

1335,1 Kg 1335,1 Kg

13351 Kg 1335,1 Kg

FIGURA 3.51 Diagrama de cargas para carga CD Diaf para la viga interior

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la viga con la P int en los puntos donde se colocaran los diafragmas se obtienen

los momentos y cortantes maximos segun programa computacional SAP 2000.14.

Diagrama de momento

Mcopiaf.= 16475,67 Kg.m

FIGURA 3.52 Diagrama de momento para carga CD Diaf para viga interior

Fuente: Elaboracion propia
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Diagrama de cortante.- para encontrar el cortante maximo se utilizara la reaccion mas

critica que produce las cargas en la viga.

1825 Kg

™ |

1797 Kg

0.5 (Altura de la,
viga) !

1825 Kg

Veobiaf=  1797,02  Kg

FIGURA 3.53 Diagrama de cortante para carga CD Diaf para la viga interior
Fuente: Elaboracion propia

Resumen de los momentos y cortantes de las cargas permanentes.

Componente M Viga Int. | M Viga Ext. | V Viga Int. | V Viga Ext.
(Kg.m) (Kg.m) (Kg) (Kg)
DCH 171599,33 | 130538,82 | 22073,65 16791,84
CD Diaf 16475,67 11943,45 1797,02 1327,36
CD Viga 155365,74 | 155365,74 | 21251,69 21251,69
>CD 343440,74 | 297848,01 | 45122,36 39370,89
CD Rod 24463,15 18609,93 3146,81 2393,89




Sobrecarga
Para el camidn de disefio CV Cam:
Se realiza el andlisis con el camidn ya que resulta méas desfavorable que el tandem

Cargas actuantes teorema de Barre

14500 kg | 14500 kg
3500 ke o | &

S S

0635 m 4 3m
- - -|-1—|- T1& m

2030 m

FIGURA 3.54 Diagrama de cargas para carga viva de camidn de disefio

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la viga con la CV Cam se obtienen el momento maximo segun el programa
computacional SAP 2000.14.

Diagrama de momento

~

~ L~
~J L~

~d L~
= I

Mmax= 203533,090 kg m

FIGURA 3.55 Diagrama de momento para carga viva

Fuente: Elaboracion propia

Aplicando los factores de distribucion:

gi= 0,600
ge= 0,602

Mintmax.= 122199,947 Kg.m

MextMax.= 122461804 Kg.m
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Obtencidn del cortante para la sobre carga
Cargas actuantes

14500 K= 500 ka
Kg 14500 kg 3500 kg

|

|

430 m 4.30 m | |
T - |

|

!

LI 2

FIGURA 3.56 Diagrama de cargas para carga viva

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la viga con la CV Cam se obtienen el cortante maximo segun el programa
computacional SAP 2000.14.

Diagrama de cortante, para encontrar el cortante maximo se utilizara la reaccién mas critica

que produce las cargas en la viga.

15335 Kg
115307 Kg

A | m
0.5 (Altura de Ia:
|

viga) -3646 Kg
Vmax= 15306,630 kgm

FIGURA 3.57 Diagrama de cortante para carga viva

Fuente: Elaboracion propia

Aplicando los factores de distribucion:

gi= 0,658
ge= 0,537

Vintmax.= 10073,223 Kg

VetMax= 8226,466 Kg
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Carga de carril de disefio CV Car:

Cargas actuantes

030 kg/m

FIGURA 3.58 Diagrama de cargas para carga CV car

Fuente: Elaboracion propia

Cargando la viga con la CV car. se obtienen los momentos y cortantes maximos segun

programa computacional SAP 2000.14.

Diagrama de momento

103361.72 kg m

Mmax= 103361,72 kgm

FIGURA 3.59 Diagrama de momento para carga CV Car

Fuente: Elaboracion propia

Aplicando los factores de distribucion:

gi= 0,600
ge= 0,602

Mintmax.= 62057,706 Kg.m

MextMax.= 62190,687 Kg.m
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Diagrama de cortante

14115 Kg
13296 Kg

0.5 (Altura de la
viga)

-14115 Kg
Vmax= 1329592 kgm
FIGURA 3.60 Diagrama de cortante para carga CV Car
Fuente: Elaboracion propia
Aplicando los factores de distribucion:
gi= 0,658
ge= 0,602
VintMax.=  8749,984 Kg
VextMax.= 7999,890 Kg
Resumen de los momentos y cortantes de las sobre cargas.
M Viga Int. | M Viga Ext. | V Viga Int. | V Viga Ext.
Componente
(Kg.m) (Kg.m) (Kg) (Kg)
CVcam 122199,95 | 122461,80 10073,22 8226,47
CVcar 62057,71 62190,69 8749,98 7999,89
>CV 184257,65 | 184652,49 18823,21 16226,36
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Fuerzas Totales

Para Tiempo = Cero

Momento maximo

Datos:

M cp=
M cv=
M M=

155366 Kg.m
0 Kg.m
0 Kg.m

Momento méaximo T = 0:

Factor de carga

Estado |Mcp [Mcr [Mcv |Mim
Resistencial | 1,25 [ 1,50 | 1,75 | 1,75
Resistencialll | 1,25 | 1,50 - -
ResistenciaV | 1,25 | 1,50 | 1,35 | 1,35
Servicio | 1,00 | 1,00 { 1,00 | 1,00
Momento Factorado
Estado Mcp McRr Mcv Mim Mu (Kg.m)
Mo (Kg.m) 155366 0 0,00 0,00 155365,74
Resistencial | 194207,18 0,00 0,00 0,00 194207,18
Resistencia lll | 194207,18 0,00 0,00 0,00 194207,18
ResistenciaV | 194207,18 0,00 0,00 0,00 194207,18
Servicio | 155365,74 0,00 0,00 0,00 155365,74
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Cortante maxima:

V cbp=
V cv=
V imM=

21251,69 Kg
0 Kg
0 Kg

Cortante maximo T =0:

Factor de Carga
Estado Mcpo | Mcr | Mcv | Mim
Resistencial | 1,25 | 1,5 | 1,75 | 1,75
Resistencialll | 1,25 | 1,5 - -
ResistenciaV | 1,25 | 15 | 1,35 | 1,35
Servicio | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00
Cortante Factorado

Vcp VCR Vcv Vim Vu (Kg.m)
Vo (Kg.m) 21251,69 0 0,00 0,00 21251,69
Resistencia | 26564,61 0,00 0,00 0,00 26564,61
Resistencia Il 26564,61 0,00 0,00 0,00 26564,61
ResistenciaV | 26564,61 0,00 0,00 0,00 26564,61
Servicio l 21251,69 0,00 0,00 0,00 21251,69

Para Tiempo = Infinito

Momento maximo

Viga exterior

Datos:

M cbp=
McRr=
M cv=

M v=

297848,01 Kg.m
18609,93 Kg.m
184652,49 Kg.m

40325,98 Kg.m incremento por carga dinamica 0,33%
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Momento méximo para la viga exterior en T = Infinito:

Factor de carga
Estado |Mcpo |Mcr |Mcv |Mim
Resistencial | 1,25 | 1,50 | 1,75 | 1,75
Resistencialll | 1,25 | 1,50 - -
ResistenciaV | 1,25 | 1,50 | 1,35 | 1,35
Servicio | 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00
Momento Factorado
Estado Mcp Mcr Mcv Mim Mu (Kg.m)
Mo (Kg.m) 297848,01 18609,93 184652,49 40325,98 541436,41
Resistencial | 372310,01 27914,90 323141,86 70570,47 793937,24
Resistencialll | 372310,01 27914,90 0,00 0,00 400224,91
ResistenciaV | 372310,01 27914,90 249280,86 54440,08 703945,85
Senvicio l 297848,01 18609,93 184652,49 40325,98 541436,41
Viga interior
Datos:
M co= 343440,74 Kg.m
Mcr= 24463,15 Kg.m
M cv= 184257,65 Kg.m
M im=  40412,40 Kg.m incremento por carga dinamica 0,33%

Momento méximo para la viga interior en T = Infinito:

Factor de carga
Estado Mcp | Mcr | Mcv | Mim
Resistencial | 1,25 | 1,50 | 1,75 | 1,75
Resistencialll | 1,25 | 1,50 - -
ResistenciaVV | 1,25 | 1,50 | 1,35 | 1,35
Servicio l 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00
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Momento factorado

Estado Mcb McRr Mcv Mim Mu (Kg.m)
Mo (Kg.m) | 343440,74 24463,15 184257,65 40412,40 592573,94
Resistencial | 429300,93 36694,73 322450,89 70721,69 859168,24

Resistencia lll | 429300,93 36694,73 0,00 0,00 465995,65
ResistenciaV | 429300,93 36694,73 248747,83 54556,73 769300,22
Servicio | 343440,74 24463,15 184257,65 40412,40 592573,94

Ya encontrado los momentos elegimos el momento mas desfavorable entre la viga exterior y

la viga interior.

Estado de servicio para el célculo de la fuerza de pretensado inicial.

Total
Total

Muext= El momento de la viga interior es mayo

Muint=

54143641 Kg
592573,94 Kg

Estado de resistencia | para la comprobacion en estado de resistencia y obtener la armadura

de flexion.
Total Muext= 793937,24 Kg  Elmomento de la viga interior es mayo
Total Muint= 859168,24 Kg

Cortante maximo

Viga exterior

Datos:
Vco= 39370,89 Kg
Vcr= 239389 Kg
Vcv= 16226,36 Kg
Viv= 5354,70 Kg incremento por carga dinamica 0,33%
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Cortante maximo para la viga exterior en T = Infinito:

Factor de carga
Estado Mcp | Mcr | Mcv | Mim
Resistencial | 1,25 | 1,50 | 1,75 | 1,75
Resistencialll | 1,25 | 1,50 - -
ResistenciaV | 1,25 | 1,50 | 1,35 | 1,35
Servicio l 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00

Cortante factorado
Estado \Yels) VCR Vcv Vim Vu (Kg.m)
Vo (Kg.m) 39370,89 2393,89 16226,36 5354,70 63345,83
Resistencia | 49213,61 3590,84 28396,12 9370,72 90571,29
Resistencialll | 49213,61 3590,84 0,00 0,00 52804,45
ResistenciaV | 49213,61 3590,84 21905,58 7228,84 81938,87
Servicio | 39370,89 2393,89 16226,36 5354,70 63345,83

Viga interior

Datos:
Vcpo= 45122,36 Kg
Vcr= 3146,81 Kg
Vcv= 1882321 Kg

Viv= 621166 Kg incremento por carga dindmica 0,33%

Cortante maximo para la viga interior en T = Infinito:

Factor de carga
Estado Mcp | Mcr | Mcv | Mim
Resistencial | 1,25 | 1,50 | 1,75 | 1,75
Resistencialll | 1,25 | 1,50 - -
ResistenciaVV | 1,25 | 1,50 | 1,35 | 1,35
Servicio l 1,00 | 1,00 | 1,00 | 1,00
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Cortante factorado

Estado \Yels) VCR Vcv Vim Vu (Kg.m)
Vo (Kg.m) 45122,36 3146,81 18823,21 6211,66 73304,04
Resistencia I 56402,95 4720,22 32940,61 10870,40 104934,18

Resistencialll | 56402,95 4720,22 0,00 0,00 61123,17
ResistenciaV | 56402,95 4720,22 25411,33 8385,74 94920,23
Servicio | 45122,36 3146,81 18823,21 6211,66 73304,04

Ya encontrado los cortantes elegimos el cortante mas desfavorable entre la viga exterior y la

viga interior

Para el estado de resistencia

Total
Total

3.5.9.3 Fuerza de pretensado

V UExt=
V uint=

Tiempo inicial
t=0
A= 5922,5 cm2
lo= 22334434,13 cmé4
Clo= 88 cm
C20= 82 cm
eo= 58 cm

Mo = 15536574 kg*cm
fci= 280

kg/cm?2

1.- Para la fibra superior

Po < 1266601,03 Kg

Po <

90571,29 Kg
104934,18 Kg

PARA HORMIGON A LOS 7 DIAS

_ Mg Cip 40,80+ 1o+

I
‘30*610—_(l

Ay

La cortante de la viga interior es mayor
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2.- Para la fibra inferior

Mgy* Cyq+0,60 1y f';

1
30*620+Z(();

Po< 592647,44 Kg

Po <

Tiempo final
T=o00
A= 9020,89 cm2

loo= 42136931,00 cm4
Cloo= 54,608 cm
C200= 115,392 cm
€00= 91,392 cm
Mt = 59257393,940 kg*cm
fic= 350 kg/cm?2
n= 0,8 PARA HORMIGON EN TIEMPO INFINITO

1.- Para la fibra superior

po o Mr*Cio = 0,451+ f'c

I,
n* (eoo * Cloo _Aoo)
Po > -13296930,7 Kg

2.- Para la fibra inferior

PO>MT*CZOO_1'6O*IOO* f'c

n* (eoo*CZOO +/Il_oo)
Po > 458085,441 Kg
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3.5.10.4 Obtencion del nimero de torones

Conjunto Solucion

TIEMPO INICIAL
t=0
Po < 1266601,034 Kg
Po < 592647,4396 Kg
TIEMPO FINAL
t=o00
Po > -13296930,7 Kg

Po > 458085,4406 Kg

-13296930,7 458085,44 592647,44

T

1266601,03

-

FIGURA 3.61 Diagrama del conjunto solucion

Fuente: Elaboracion propia

Datos:
fpu= 18980 kg/cm”2
0,74*fpu= 14045 kg/cm"2

A= 0,987 cm"™2
PT=A*(O,74'*fpu)

PT= 13863 Kg
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Numero de torones

458085,44
13863

N°= 34,00

N°= 36

Area de torones

33,04 592647,44 = 428
13863
N°= 43,0

SE ADOPTA 36T 0,5"

ATT =312 %A

ATT= 35,53 cm"*2

Py

g =
ATT

Po=

3.5.9.5 Excentricidades
Tiempo inicial
T=0

A= 592250 cm
lo= 22334434,13 cn™4
Clo= 88,41 cm
C20= 81,59 cm
eo= 57,59 cm
Mo = 15536574,00 kg cm
fci= 280,00 kg/cm2
go= 1262,14  kg/m
L= 29,30 m
Po= 499054,05 kg

- P0=0'*ATT

499054,05 Kg

Fibra Superior

0'8\/f’ci10+ I +M0(x)
PyCyp ApCip Py

e(x) <

Fibra Inferior
0,6f ilo Iy  Myy
PoCyop  AgCy Py

€(x) =



Tiempo infinito

T=o00

A=
loo=
Cloo=
C200=
€00=
Mt =
f'c=

L
Pe=

Fibra Superior
o > 0,45f' 0, I, My
9020,89 cm ® P,C;, AyCy P,
42136931,00 cm™M
74,61 cm
11539 cm Fibra Inferior
1 m 7
5922753993,94 Eg cm e = - 1'6;30 Cf o ] Ioco M;(x)
e“2x oo “ 200 e
350,00  kg/lcm?2
29,30 kg/m
41421486 m
TABLA 3.8 Excentricidades en la viga
N@ X Mo(x) e10(X) e20(X) e100(X) €200(X)
1 | 0,00 0,00 49,43 45,93 -152,14 -66,868
2 | 1,00 | 2218703,00 53,88 50,38 -135,07 -49,791
3 | 2,00 | 4169149,00 57,79 54,28 -119,23 -33,957
4 | 3,00 | 5897091,00 61,25 57,75 -104,53 -19,256
5 | 4,00 | 7481298,00 64,42 60,92 -90,77 -5,497
6 | 5,00 | 8923411,00 67,31 63,81 -77,95 7,324
7 | 6,00 | 10223430,00 69,92 66,41 -66,07 19,206
8 | 7,00 |11381357,00 72,24 68,74 -55,12 30,150
9 | 8,00 |12397189,00 74,27 70,77 -45,12 40,155
10 | 9,00 [13270928,00 76,02 72,52 -36,05 49,222
11 ]10,00 | 14002574,00 77,49 73,99 -28,28 56,992
12 11,00 | 14592126,00 78,67 75,17 -22,09 63,185
13 12,00 | 15039585,00 79,57 76,07 -16,83 68,440
14 13,00 | 15344951,00 80,18 76,68 -12,52 72,756
15 ]14,00 | 15508222,00 80,51 77,00 -9,32 75,952
16 | 14,65 | 15536574,00 80,56 77,06 -9,46 75,818
17 |15,00 | 15529401,00 80,55 77,05 -9,68 75,596
18 |[16,00 | 15408486,00 80,31 76,80 -10,97 74,302
19 |17,00|15145477,00 79,78 76,28 -13,20 72,069
20 |18,00|14740375,00 78,97 75,47 -16,38 68,898
21 |19,0014193180,00 77,87 74,37 -22,62 62,650
22 |20,00|13503891,00 76,49 72,99 -30,58 54,694
23 |21,00|12672508,00 74,83 71,32 -39,68 45,591
24 |22,0011699032,00 72,87 69,37 -49,73 35,548
25 |23,00|10583463,00 70,64 67,14 -60,71 24,568
26 |24,00 | 9325800,00 68,12 64,62 -72,63 12,648
27 | 25,00 | 7926044,00 65,31 61,81 -85,48 -0,209
28 |26,00 | 6384194,00 62,23 58,72 -99,28 -14,005
29 |27,00| 4699627,00 58,85 55,35 -114,02 -28,741
30 |28,00| 2824850,00 55,09 51,59 -129,81 -44 532
31 29,30 0,00 49,43 45,93 -152,14 -66,868
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TABLA 3.9 Coordenadas desde la fibra inferior de la viga

Ne | x | YL | Y2 | Y3 | v4

1 0 |32,160]35,663 267,53 (182,26

2 1 |27,714|31,217 | 250,46 | 165,18

3 2 |23:806(27,309 | 234,62 | 149,35

4 3 [20343 2384721992 (134,65

5 4 |17,169(20,672 206,16 (120,89

6 5 |14,279(17,782 (193,34 (108,07

7 6 |11,674|15177|18146| 96,19

8 7 | 9,354 [12,857(17052 | 8524

9 8 | 7318 (10,822|16051| 75,24

10 | 9 |5568| 9071 |15144] 66,17

11 | 10 | 4102 | 7,605 |14367| 58,40

12 | 11 | 2920 | 6,424 [13748]| 5221

13 | 12 | 2,024 | 5527 [132,23] 46,95

14 | 13 | 1412 | 4915 |12791| 42,64

15 | 14 | 1,085 | 4588 |124,71| 39,44

16 |14,65| 1,028 | 4531 |124,85| 39,57

17 | 15 | 1,042 | 4545 [12507] 39,80

18 | 16 | 1284 | 4,788 [126,36| 41,09

19 | 17 | 1811 | 5315 [12860] 43,32

20 | 18 | 2623 | 6,126 |131,77| 46,49

21 | 19 | 3720 7,223 |138,02| 52,74

22 | 20 | 5101|8604 |14597| 60,70

23 | 21 |6767|10270|15508| 69,80

24 | 22 | 8717 |12221|16512| 79,84

25 | 23 [10953|14456(176,10| 90,82

26 | 24 [13473|16976|188,02(10274

27 | 25 [16,278]19,781|200,88| 115,60

28 | 26 [19,367|22,871|214,67|129,40

29 | 27 [22743(26246|229,41|144,13

30 | 28 |26,499(30,003|245.20|159,92

31 | 29,3 |32,160|35,663|267,53182,26
EXENTRICIDAD CONTRUCTIVA 24 cm
LIMITE INFERIORDELAVIGA 0 cm
LIMITE SUPERIOR DE LA VIGA (T=0) 170 cm
LIMITE SUPERIOR DE LA VIGA (T=00) 170 cm
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300

250

3

EXCENTRICIDAD A LO LARGO DE LA VIGA

EXENTRISIDAD (cm)
g &

LONGITUD VIGA (m)

=—=LIM INF =——=EXE CONS =——LIM 5UP Y1

Y4

FIGURA 3.62 Excentricidad a lo largo de la viga

Fuente: Elaboracion propia

Verificacién de las fuerzas de pretensados

Teniendo en cuenta que usaremos torones con las siguientes caracteristicas:

Diametro
D=  0,50"
Area de Torén
AT= 0,987 cn2
Limite de ruptura

fpu= 18980 Kg/cn2
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Segun criterio el esfuerzo maximo a traccion al que se sometera el acero es el 74 % del

esfuerzo limite de ruptura.

o.max= 0,74*fpu = 14045 Kg/cnr™2

Para el disefio asumiremos que en nuestra viga entraran 3 vainas de 12 torones cada uno.

Entonces tendremos que el area total del acero de pretensado sera:
Arr =312 %Ay
ATT= 35,53 cm™2
Como:

Py

g =
ATT

Asi tenemos que la fuerza de pretensado efectivo sera:
Po= 499054,0464 Kg

Verificando que la fuerza de pretensado inicial se encuentre entre el rango impuesto por las
ecuaciones 1y 2:
ECA4 Po EC.2

458085,4406 < 499054,0464 < 592647,4396 Cumple OK.

3.5.9.6 Trayectoria del cable (Tendon 1)

Para encontrar la ecuacion de la parabola la aproximamos a partir de las graficas de tendencia

en el computador a partir de 3 puntos.

Excentricidad constructiva:

Ycentro= 0,24 cm
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X Y
P1 0 [085
P2 |14,65| 0,24
P3 | 29,3 ] 0,85

Y =AX? + BX+C

0,85 0 A + 0 B+ C
024 = 12146 A + 1465 B+ C

0,85 = 8585 A + 293 B+ C
Solucion:
A= 0,0028
B= -0,083
C= 0,85

Y =AX?+BX+C

y=0003 x2+ -008 x + 0,85

Ecuacidn de la curva parabdlica del TENDON 2:
Excentricidad constructiva:

Ycentro= 0,38 cm

X Y

Pl 0 1,15
P2 |14,65| 0,38
P3 | 29,3 | 1,15

Y =AX*+ BX+C

1,15 = 0 A + 0B+ C
038 = 12146 A + 1465 B + C
1,15) = |885 A + 293 B+ C
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Solucion:

>
|

= 0,004
= -0,11
1,15

O m@
i

Y =AX?+ BX+C

y= 0,004 x2 + -011 x + 1,15

Ecuacidn de la curva parabdlica del TENDON 3
Excentricidad constructiva:

Ycentro= 0,10 cm

X Y
P1 0 1055
P2 :14,65| 0,10
P3 {293 | 0,55

Y = AX%2+ BX+C

0,55| = 0 A + 0 B+ C
01 = 2146 A + 1465 B + C
0,55| = 8585 A + 293 B + C
Solucion:
A= 0,002
B= -0,06
C= 0,55

Y =AX%2+ BX+C

y= 0,002 x2 + -0,06 x + 0,55
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TABLA 3.10 Coordenadas de la trayectoria del cable y los tendones

x (m.)|[ Tendon?2 Tendon 1 Tendon 3
0,00 1,150 0,850 0,550
3,75 0,806 0,578 0,349
7,50 0,563 0,385 0,207
11,25 0,421 0,273 0,124
14,65 0,380 0,240 0,100
18,40 0,430 0,280 0,129
22,15 0,582 0,400 0,218
25,90 0,834 0,600 0,365
29,30 1,150 0,850 0,550

La exentricidad H/2= 101,086 cm

1,8
1,6

1,4
1,2 1

1 +—

0,8 -

0,6
0,4

0,2

0

——

e e e

0}20,“) 5,00

= LIM. INF.

10,00

] TM. SUP. ~Tendon 2

15,00

20,00 25,00 30,00

Tendon 1 ===Tendon 3

FIGURA 3.63 Trayectoria del cable y los tendones

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.9.7 Verificacién de las fuerzas en la seccion

Ent=0
Datos:
A= 5922,5 cm2
lo= 22334434,13 cm4
Clo= 88 cm
C20= 82 cm
eo= 58 cm
Mo = 15536574,0 kg*cm
fci= 280 kg/cm?2

Po= 499054,05 Kg.

Fibra superior

Mo+ Cyg PorxexCyy Py
— + -—<0,8 ci
I, I, A * fa

-32 < 13,39 ok cumple

Fibra inferior

M, C PyxexC P
0*C20 Ty 20__02 _016*f,ci
I, I, A

-133 > -168 ok cumple
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Ent=o00

Datos:

>
[

9020,89 cm2
loo= 42136931,00 crm4
Cloo= 74,61 cm
C200= 115,39 cm
e00= 91,39 cm
Mt = 59257393,94 kg*cm
fc= 350,00 kg/cm2
n= 0,83
Po= 499054,05 Kg.

Fibra superior

_MT*C1oo+nP0*e*C1oo_77P0>0 45+ f
A — 7 ¢

I, I,

-838 > -158 ok cumple

Fibra inferior

MpxCy,, MPyxexCy,, NP
I, I, A

>1,60%/f,

12,69 < 29,93 ok cumple
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3.5.9.8 Estimacion de pérdidas de fuerza de pretensado por separado

Datos de disefio:

m
m
"2
cnm™2

I= 0,443509536 m™4

Cil= 0,75

C2= 1,15
A= 0,9021
ATT= 35,532
k= 0,0013

p= 0,2

1/m

Pérdida por Friccion.

a:

TABLA 3.11 Replanteo de los cables a cada ¥4 de la luz

Po = 499054,046 Kg

Ppj = [ 499054,046 Kg [T=\00
ATT = 35,532 cny 1,2Y3
6= 140452 Kglen?

X Y1l al Y2 a2 Y3 a3
0 1,15 |0,105| 0,85 [ 0,083 0,550 | 0,061
7,5 | 0,56 |0,051| 0,39 {0,041|0,207 | 0,030
15 | 0,38 [0,003| 0,24 {0,002 {0,100 0,001
22,5 | 0,58 |10,056| 0,40 {0,045|0,218 (0,033
30 |1,15]0,110| 0,85 [0,087|0,550 | 0,064

esta variable esta dada en radianes con respecto a la horizontal

Hallamos los &ngulos para cada tramo

TABLA 3.12 Angulos de los tendones a lo largo de la viga

X Tendoén2 Tendonl Tendon3
7,5 0,054 0,043 0,031
15 0,103 0,085 0,060
22,5 0,161 0,128 0,094
30 0,215 0,171 0,126
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18.6.2.1,—-

px’

P..,la fuerza en los tendones de

postensado a una distancia 1, del extremo donde

se aplica la fuerza del gato, debe calcularsa por medio de:

p.

Cuando (Kl,y + p,,4) no es mayor que 0,3, P,y puede

P, = Ppe Klpxtitptp)

(18-1)

calcularse por medio de:

-1
P, = P,;(1+ Kl,, + pya,,) (18-2)
Verificar si: k*x + u*a < 0.3
X Tendon2 Tendonl Tendon3
7,5 0,012 0,010 0,008
15 0,022 0,018 0,013
22,5 0,034 0,027 0,020
30 0,044 0,035 0,026

Entonces viendo que todo cumple utilizaremos la siguiente ecuacion de la norma ACI-318-

05.

-1
P, = Pp]-(l + KL, + upapx)

(18 —2)

Hallamos los Ppx para cada tramo en los diferentes cables:

TABLA 3.13 Fuerza de pretensado para cada tramo

X

Tenddn2

Tendénl

Tenddn3

7,5

493105,6713

494197,7631

495294,7031

15

488396,4479

490059,8804

492507,0756

22,5

482835,948

485990,7146

489186,9777

30

477859,8459

481988,5682

486189,2569
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Determinamos los esfuerzos finales después de la perdida por friccion en cada tramo en los

diferentes cables:

TABLA 3.14 Perdidas por friccion por cada tramo

X Esfuerzos despues de friccion Perdidas por

7,5 | 13877,791 | 13908,526 | 13939,398 |(1,19%)]0,97%)|0,75%
15 | 13745,256 | 13792,071 | 13860,944 |2,14%|1,80%]1,31%
22,5 | 13588,764 | 13677,550 | 13767,505 |3,25%|2,62%]1,98%
30 | 13448,718 | 13564,915 | 13683,138 |(4,25%|3,42%]|2,58%

Estos esfuerzos estan en unidades de (Kg/cm3).

Perdida por deslizamiento de cufias

Ax

Afsgnc=—Es

l

Ax = hundimiento de los anlcajes

Donde:
AX = 0,6 cm
I'= 1500 cm
I= 3000 cm

Por lo tanto reem

Af San(_' =

Valor de deslizamiento recomendado para anclajes Tipo Protende

Longitud de un extremo al eje de simetria de la viga
Longitud de la Viga
Es = 2E+06 kg/cm? Modulo de elasticidad del acero de presfuerzo

plazando

390 kglem? =

2,8%

Calculo de la longitud que afecta el desplazamiento de Cuiias

A
P()_sz fdesl/z

tana =

L,

Entonces obtenemos: X =

33 cm.

Al+Es

X

“4+(Py—P,)

186



Perdida por acortamiento elastico

Ccl

ES=Kes*ES*I;f:ir fcir:Kcir*fcip_fg

fcir= Tension de compresidn neta en el hormigdn, en coincidencia con el baricentro del

acero de pretensado, inmediatamente después de aplicar el pretensado al hormigon.

fcpi= Tension en el hormigdn, en coincidencia con el baricentro del acero de pretensado,
debido Ppi
fg= Tension en el hormigon, en coincidencia con el baricentro del acero de pretensado,
debido al peso de la estructura en el momento en que se aplica el pretensado
Es= Modulo de elasticidad del acero de pretensado; generalmente igual
a 1950000 Kg/cm*2
Eci= Maodulo de elasticidad del hormigon ; generalmente igual a 284365,961 Kg/cm2
Kes= Factor para elementos postesados en los cuales los cables se tesan en orden

secuencial hasta una misma tension. Para otros procedimientos de postesado el valor

de Kes puede variar entre 0 - 0,5
Kcir= Factor para elementos postesados igual a 1,0

Pi:A*PO

A =10.9 Pi=tension en elacero de pretensado inmediatamente antes de la
transferencia como se especifica en el Libro de Estructuras de Concreto
Presforzado de Arthur Nilson que es adecuado estimar mas o menos el 10 %
menor que el Po

Ppi= 44914864 Kg

Mo= 155365,74 Kg*m fcip= 1388218,193 Kg/m"™2
Ac= 0,90 nm"2 fg= 336978,148 Kg/m"2
e= 0,91 m
Ic= 0,4214 m4 fcir= 1051240,045 Kg/m™2

Es= 1950000 Kg/cm™2 fcir= 105,1240045 Kg/cm™2
Ec= 284365,961 Kg/cm™2

ES= 360,4 Kglcnm™2  =2,6%
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Perdida por fluencia lenta del hormigon

Kcer = 1,6 para elementos postensados
Es= 1950000 kg/cm?
Ec = 322440,6922 kglcm?

Mcds = Momento debido a cargas permanentes
e= 0,91 m exentricidad

Ic = 04214 m*  Inercia

fcds = Tension debido a cargas permanentes

fcir = Tension debido a cargas iniciales

M5+ e
Ic

ES
CR:Kcr*E_C*(fcir_fcds) feas =

Mcds = 367904  Kg*m
fcds= 797959,5213 Kg/n?
fcds= 79,796  Kglcny?

Es _ 6,048

Ec
fcir= 105,124  Kg/cm?
CR= 2450793 Kglcm 1,7%

Perdida por contraccion del hormigon

174
SH=8,2x 10‘6KshES(1 — 0,06§> (100 — RH)

TABLA 3.15 Valores de Ksh para elementos postesados

Tiempo, Dias: 1 3 5 7 10 20 30 60
Ksh 092:085: 08 {077 | 0,73 : 0,64 | 0,58 | 0,45

Tiempo entre el final del curado humedo v la aplicacion del pretensado

Ag= 0,902 m"™2 Perimetro= 6,461 m
RH= 75 En Tarija
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RH = humedad relativa ambiente media alrededor del elemento de hormigdn

(ver Figura 24-1)
VIS = relacion volumen-superficie; generalmente se toma como el area bruta de la seccion
transversal del elemento de hormigdn dividida por su perimetro.

|4 A
Es= 1950000 kg/crm? 5= ﬁ = 0,134
Ksh= 0,77 erimetro
SH = 305,329  kglcn? 2,17%

Perdida por relajacion de los cables

RE = (K,, — J(SH+ CR + ES))C

Donde los valores de Kre , Jy C se toman de las Tablas 24-3 y 24-4.

Tahls 24-3- Valoras de 4,y J Tahs 24-2- Valras o Ky yJ
Tpods cabe K 08} J Tioo e cable Ke o8

| Corn ol dhiado de wsores Gado 210 | 20000 | 005 | | Cordino lambre abindod nscres Gado 210 | 20000 | 0.5
Cordn o dambre hizdo g wrscnes Gado 250 | 18500 | OM | [ Cobnoslambreabvndo e erscres Gado 250 | 1550 | 08 |
Namive atiodo de ensones Grao 240025 | 1780 | 013 | | mamtes siiodo do tescoes Grado 20025 | 7810 | 013 |
Aamive de baja reizjacion Gredo 250 5% 00 Alambrs de baja relaiacin Grado 250 $#% | oW
Aamare de bag relajacion Grado 400 236 Y 00% Kiarrbrs de baja redsjacin Grado 240 6 235 Qe | 00
| Bamaalvndade knscnes Grado WEO1B2 | B0 | OO Barra diiada de tensicnss Grado 145 6 180 Mo | 0%

SH = 305,229  kglcne Kre= 351,535 kg/cnm?

CR = 245,079  kglcn? J = 0,040

ES = 360,437  kglcme C= 0,950

RE= 299,350 kg/cn? 2,13%

Total de las pérdidas:

Perdidas %
Friccion 4,25%
Acufiamiento 2,78%
Acortamiento Elastico 2,57%
Fluencia Lenta 1,74%
Contraccion del Hormigon 2,17%
Relajacion de los Cables 2,13%
12,86%
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nsupuesto= 0,83
nreal= 0,87
Encontrando la fueza de pretesado efectivo:
Pe= 434862772 Kg
3.5.9.9 Verificacion a Corte
La verificacion debe cumplir la siguiente expresion:

Relacion:

Donde:

Vu = Fuerza cortante de solicitacion afectado por coeficientes de mayoracion
Vn = Resistencia Nominal al cortante
@ = Factor de reduccion de la resistencia, tomando a 0.9 para cortante

Calculando la resistencia nominal al corte.
V,=Vc+ Vg
Doénde:

V¢ = Resistencia nominal al cortante del concreto
Vs = Resistencia nominal al cortante del acero

Calculo de Vc
Se adopta el menor de Vciy Vew

Agrietamiento por corte y flexion (calculo de Vci)

14
V,=0,159xb, «d * ,f’c+V0+Vcr Ve =2 M,

Mp,y,
1
M, =C_2[1,59 * ’f’c+ |fpe| - |fd|]
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Doénde:

bw = Ancho del alma
Para nuestro caso particular

bt = 0,2 m
d= 1,224 m
fc= 350

d es el canto util igual a 0,72 de h segun AASHTO
f'c = Se refiere a la resistencia caracteristica del Hormigdn a los 28 dias para nuestro
caso seria:

fc= 35 [MPa] = 350 [Kg/cm2]

Vo = Cortante debido solo al peso propio de la viga en la seccion estudiada en nuestro
caso seria:

Vo= 26565 [Kg] = 26565 [Kg]

V(p+1) = Cortante debido a la carga permanente adicional VD mas la carga viva VL en la
la seccion estudiada el cual seria:

Mp-+1) = Momento flector producido por la carga permanente adicional VD mas la carga
viva VL en la seccion estudiada el cual seria:

Mo, = 66496106 [Kgm] = 66496106,14 [Kg cr

1
Mcr:C_zll'sg*\/fi—i' |fpe| _lfdll

Doénde:

Ic = Momento de inercia de la seccion estudiada (Solo para analisis sin huecos es decir
calculada a seccidn llena), que sera igual a:

lc= 0,223344341 [M4] 22334434,13 [cm™]

c2= 082 [m] = 82 [cm]
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fre = Esfuerzo de compresion en la fibra tensionada, debido a la fuerza de pretensado
solamente

En nuestro caso en la fibra inferior:
Pi= 499054 [kg]

n= 0,8
Pe= 434863 [Kg]

499054  [Kg]

A= 08792 [mM2] = 8792 [cm™2]
e= 0,91 [m] = 91 [cm]
foe = -45,35 kg/cm™2 Se toma el valor absoluto

f20= Esfuerzo de compresion en la fibra tensionada debido al peso propio de la viga

f20 = 56,75836444 kg/cnt™2 = 56,758  kg/cnt™2

De todo esto se tiene:

1
Mcrzall'sg*\/z+ |fpe| _lfdll

Mcr = 669,66 [kg.cm]
Vpit
Ver = W-:-L * M e
Vcer = 226,9932689 [ko]

Y con estos valores podemos calcular \Vci:
Vi = 26792,33 [ka]

Agrietamiento por corte en el alma (Vcw)

Vew =<0,928* /f’c+0,3 *fpc>*bw*dp+Vp
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foc = Esfuerzo de compresidn en el centroide de la seccion ent = infinito

foc = 49,46308264 [kg/cm™2] g =re
¢ Ac

Vp = Es el contracortante (Componente vertical de la Vp = Pe sen a

Derivando la ecuacion del cable

y = 0,003 X2 +-0,08327645 x +0,85
y '= 0,00568 x  -0,08327645
y'(x=h2)= -0,15 tga=m
a= 8,531 °
sena = 0,14834
Pe = 434863 Kg
Vp = Pe *sena = 64508 Kg
Entonces tenemos que Vcw es igual a:
Vew = 64507,74 [ka]

De esto para V¢ se toma el menor de Vci y Vcw por lo tanto tenemos que:
Ve = 26792,33 [kd]

Y luego tenemos:

vV, -V
V 2 u C
s @
3.5.9.10 Armadura de Corte
Se presentan los siguientes casos:
Si Vu < Ve No se necesita Armadura Transversal
2
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Si Vc <Vu <Vc Serequiere Armadura minima
si Vu >Vc Se necesita Armadura por Corte
Para nuestro caso tenemos que:
Vc/2 = 13396,167
Vu= 90571,29 [kg.] > Vec=  26792,33 [kg]
Entonces requiere armadura de corte.

Para el calculo de la Armadura se utiliza la siguiente ecuacion.

o= 09 |4

Ve=—%_—
S o ?
Vs= 73842 Kg.

Calculo del espaciamiento.

P A, +fy+xd
Vs
diam= 16 mm
n° de piernas 2
Av= 4021248 cm2 S= 28 cm
fy= 4200 kg/cm2
d= 122,4 m S= 25 cm

Vs= 738424 kg.
Elegimos barras de ¢ 16 C/ 25
3.5.9.11 Armadura en las caras de la viga (Armadura de piel)

Si la profundidad efectiva, de un elemento de hormigon no pretensado o parcialmente
pretensado es mayor que 900 mm, se debera distribuir uniformemente la armadura superficial
en ambas caras del elemento en una distancia d/2 mas préxima de la armadura de traccion

por flexion.
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En cada cara lateral el area de armadura superficial Ask, en mm2/m de altura, debera

satisfacer la siguiente condicion:

La maxima separa

Age = 0,001 . (d, — 760)

cién de la armadura superficial no deberéa ser mayor que d/6 6 30 cm.

d'e

Inf

A's L q;\—

b~ -
dp ds de

.-'11/
T Aps . fps
—_—

As Iy

FIGURA 3.64 llustracion de la relacion entre la armadura y diferentes valores d

de=

Ask=

Como:

di2=

Fuente: Elaboracion propia

1570 mm
0,81 mm2/mm Ask= 0,081 cm2/cm
78,5 cm

Ask= 6,359 cm2
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Separacion maxima

die=

6

As. De Piel.-

26,17 Smax= 25,00
30,00
¢ (mm) N° Fierros | A¢ (cm2/m)
12 6 6,786
16 4 8,042 Ok M
20 3 9,425

Usamos 4 ¢ 16 mm en ambas caras de la viga.

3.5.9.12 Calculo de la armadura pasiva

Verificacion por estado limite de resistencia |

Momento aplicado:

Mcb=
McRr=
Mcv=
Mim=

Mu=

343440,74
24463,15
184257,65
40412,40

859168,24

Kg.m
Kg.m
Kg.m
Kg.m

Kg.m

Momento resistente de la viga:

= 85916823,64 Kg.cm

Esfuerzo promedio en el acero de presfuerzo cuando

fp-ﬁ = nrﬂ"rpu

f:_is = fpu- (1 - k%)

cm
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Donde:

fpe= Tension en el acero de presforzado debido al presforzado, luego de las perdidas

fpe=

fpu=

fps=

P= 434862,77 Kg
A= 35532 cm2
P_ 1223862 Kglem2
A

Resistencia de la tension especificada del acero de presfuerzo

fpu= 18984 Kg/cm

fpeZO,s.fpu

12238,62 Kg/cm2 > 9492 Kg/cm2

Esfuerzo promedio en el acero de presfuerzo

k=2. <1, 04 — @) — 0,28 para cables de baja relajacion

dp=

c=

pu
Distancia desde la fibra extrema en compresidn al centroide del tendon de presfuerzo
dp= 160 cm

Distancia desde el eje neutro a la cara en compresion

Para calcular ¢ (C5.7.3.2.2) asumimos un comportamiento rectangular de la seccion y luego

comprobamos si la profundidad del bloque de esfuerzos de compresion equivalente, c, es

menor o igual que el espesor de la losa;

hf= 20 cm
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Donde:

a=p4.c

_ Apefput Asfy — A S

c
0,85.f..B1.b+ k.Aps.%L"
P
Aps= Area del acero de presfuerzo = 3553 cm2
As= Area del refuerzo de tension del acero no presforzado = 0

A's= Area del refuerzo de compresion = 0

f'c= resitencia cilindrica del concreto 350 Kg/cm2
fy= resistencia de fluencia del refuerzo no presforzado de tension

f'y=resistencia de fluencia del refuerzo no presforzado de compresion

B1=085paraf. < 280 Kg/cm?

0,05.(f'_—280)

B,=0,85— =0 > 0,65 para f' > 280 Kg/cm?
B1= 080
b= Ancho efectivo del patin de compresiones = 200 cm
C= 13,828 cm < hf= 20 cm

El esfuerzo promedio en el acero de presfuerzo es:

fps= 18524,60 Kg/cm2

Resistencia nominal a la flexion:

My = Aps.fps(d, —g)
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Donde:

a=f,.c

a= 11,06 cm
Mn= 101673851 Kg.m

Momento resistente de la viga:

My=0.M,
Donde:
® = 1 Paraflexiony tensién en concreto presforzado
o.M, > My
101673851,0 Kg.cm >  85916823,64 Kg.cm Ok!! Cumple

Como el momento ultimo es menor que el momento de disefio, la seccion solo requiere
armadura minima.

Armadura minima a flexion
As,,;;, = 0,0033.4
Doénde:

A es el area achurada de la seccion que se encuentra sometida a traccion (desde la fibra
inferior hasta el centro de gravedad)

EJE KEUTRO
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A= 0,379 m2

A= 3790 cm2
¢ov(mm)= 16 diametro de varilla del acero (adop)

Asmin= 12,51 cm2

NuUmero de barras:

As N° Barras= 6,2
N° Barras = nezc
w.P
4 N° Barras= 7
FINALMENTE USAR:
7 ¢ 16mm

3.5.9.13 Contribucién del refuerzo constructivo:

o ® 0

@

®
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FIGURA 3.65 Distribucién de la armadura en la viga

Fuente: Elaboracion propia

1.- Armadura Activa de la Fuerza de Pretensado.
2.- Ayuda a la fijacion de las otras varillas durante la construccion.

3.- Se proporciona para resistir corte y la tension diagonal, al igual que en la construccion

ordinaria de concreto reforzado.

4y 6.- Son de pequefio didmetro, se proporcionan para controlar las grietas por contraccion

antes de tesar el acero principal y como una ayuda para el control del agrietamiento.
5.- Aseguran la integridad de las delgadas proyecciones horizontales de los patines.
7.- Armadura de piel para reducir la fisuracion.

8.- Armadura por flexién para resistir el momento ultimo.

Resumen de armado.-

As. Por Flexion Usamos 7 ¢ 16 mm
As. De Corte Usamos ¢ 16 mm C /25 cm
As. De Piel Usamos 4 ¢ 16 mm en ambas caras de la viga

3.5.10 Disefio de vigas diafragmas

Los diafragmas de un puente son vigas altas en relacion a su luz, lo que permite tratarlas con
gran rigidez y como estan apoyados en las vigas principales que son muy largas y elasticas

el apoyo de los diafragmas resulta elastico.

Materiales:
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fc= 210 Kg/cm2
fy 4200 Kg/cm2
YHA= 2400 Kg/cm3
Es= 2050000 Kg/cm2
Ec= 220268,93 Kg/cm2

Tamafio maximo del Agregado Grueso: ¢{max-agregado= 2 €M

Dimensiones previas:

Longitud del Tramo, L= 30 m

Espacio, Entre Diafrag.= 10 m

SeparacionVigas,S= 2 m

Ancho de Calzada,a= 7,3 m
Sd= 10,00 m

T
2475

.
%
oot

4
o

Ty
2

i
Y

s
s
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o450

L

e
ettt

oA,

L
L

FIGURA 3.66 Viga diafragma

Fuente: Elaboracion propia
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Diafragma Interior

Vigas del puente

FIGURA 3.67 Isométrico de la ubicacion de la viga diafragma

Fuente: Elaboracion propia

Para el camion HL - 93 y a manera de hacer comparaciones, se calcula los momentos para

los siguientes casos:

a) Momento al centro del diafragma.

b) Momento méaximo definido por el teorema de Barré.

c) Momento méaximo definido por el teorema de Courbon.

Los esquemas del camion HL - 93 son los que detallan a continuacion:
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7250 kg 7250 kg

1750 kg

L 430m | 430m

y y y

Vista Longitudinal

Y

R R R R
Y y y
1.80 m 1.20m 1.80 m
‘ 3.65m ‘ 3.65m ‘
| Una Faja | Una Faja |

Vista Tranversal

FIGURA 3.68 Diagrama de la carga del camion de disefio en el diafragma
Fuente: Elaboracion propia

El diagrama es perpendicular al sentido del tréfico y en consecuencia es necesario calcular

previamente las reacciones de las filas de ruedas que corresponden a dos fajas de trafico.

7220 Kg 7350 Kg
1750 Kg
570 m 430 m 4.30 m 570 m

|
: v
[}

|
|
»

1000 m | 10.00 m

FIGURA 3.69 Reaccidn por fila de ruedas sobre el diafragma
Fuente: Elaboracion propia
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Se asumen dos tramos isostaticos que descargan en R, con lo que:
R= 1871566 Kg

Calculo de momentos flectores en el diafragma central:

Momento por carga viva:

Linea de influencia del momento en x.

1 8 x-.l (3 ] " R AN
j_f’”f il 'S 5) |-__2 ' .I L 5 sl 2 .I
I -
T e
o~ -
e e
T e
5 X .
7 2 2 ey
.--"'-; .
*"lE __.a-""- -
| d_.a-"'-; X x"x
'-r:-:':r ,ﬂ-’ff - -
S=100m S5=100m 5=1.00m 5=300m
| i |

FIGURA 3.70 Diagrama de la linea de influencia para una viga con tres tramos iguales

Fuente: Elaboracion propia

a) Para evaluar el momento al medio del diafragma, se tiene que X =0 con lo que la ecuacién

de la linea de influencia sera:

X= 0,00 m

S= 200 m
S X_ 0 om0
4 10
S_X_ 100
2 2
1 X 3 1 X S
T2 Bsox)e (1428 (5_x)= 100
(14 28). (Bs-x) o2 (1422) (3-4)

10
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1.80m 1.20m 1.80m
\4
18715,7 Kg 18715,7 Kg 18715,7 Kg 18715,7 Kg
0,4
/‘ 1100 0,10
-0,50 -0,50

-S=2.00m ‘ S=100m S=100m S=2.00m

b b T

FIGURA 3.71 Diagrama del momento méximo al centro del diafragma

Fuente: Elaboracion propia

El momento al centro del diafragma para las dos fajas de trafico valdra:
M= 28073,49 Kg.m

b) Para encontrar el momento méximo segun el teorema de Barré, se determina la posicion
de los camiones de la siguiente manera: "Cuando se tienen varias cargas puntuales, se busca
la ubicacion de su resultante para luego colocar estas cargas, de manera que el centro de
simetria del tramo quede en medio de la distancia entre la posicion de la resultante y la carga
mas proxima a ella, para asi obtener el momento mé&ximo en coincidencia con la carga

anteriormente especificada.

Aplicando este teorema al conjunto de las cuatro filas de ruedas se tiene el siguiente esquema:

1.80m 120m | 1.80m
'
0.60 m
|
18715,7 Kg 18715,7 Kg 18715,7 Kg
| 0.30m
y * A y
= = =
\ .$=2.00m $=1.00m S=1.00m $=2.00m
\ - " "] i
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FIGURA 3.72 Diagrama de la ubicacion de las cargas segln el teorema de Barré

Fuente: Elaboracion propia

X= 0,30 m

S= 2,00 m
S X o530
4 10
S_X_ 0850
2 2
1 6 X 3 1 2 X\ /(S
—. -——=].l=.5- —. -—=].l=- = 0,982
: (1+5 S) (2 s x)+4 (1+5 S) (2 x)
| 1.80m | 1.20m | 1.80m |
18715.66 Kg 18715.66 Kg 18715.66 Kg 18715.66 Kg
1.16 043 i 0.95
‘.—m,{ i 0,082 ’.—m.{
-0,530 HFOSO m -0,03 -0,530
-0,39

S=1.00m ‘ S=1.00m ‘
| | \

-§=2.00m §=200m

FIGURA 3.73 Diagrama del momento maximo segun el teorema de Barré para dos carriles cargados

Fuente: Elaboracion propia

El momento maximo que se obtiene en este caso sera:

M= 18565,93 Kg.m

Por otra parte, se observa gque alguna de las filas de ruedas pisa en sectores negativos por ello

es conveniente analizar también para este ultimo caso con una sola faja de trafico, con lo que

se obtiene:
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-0,530

-0,530

[ 1.80m
\J
18715.66 Kg 187|15.66 Kg
|
|
|
|
1.16 m 0.95m
<—ﬂ 0, ! 0,982 k—.
|
|
-0.30 m
-S=2.00m S=1.00m S=1.00m S=2.00m
. -

FIGURA 3.74 Diagrama del momento maximo segun el teorema de Barré para un carril cargado

Fuente: Elaboracion propia

El momento méximo que se obtiene en este caso sera:

M=

21373,28 Kg.m

c) Para las dos fajas de trafico, se tiene que el momento méximo se presenta en

correspondencia con una de las filas de ruedas interiores, o sea dada la simetriaen A oen B

de acuerdo a la siguiente figura:

18715.66 Kg

D

y

|
|
|
|
|
l

|
18715.66 Kg  |18715.66 Kg

18715.66 Kg

1.80 m

-l

®

1.20m

1.80m

L]
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FIGURA 3.75 Reacciones de dos vehiculos sobre el diafragma

Fuente: Elaboracion propia

Segun Courbon, la distancia X a la cual el momento es maximo esta dada por:

X=e+d e = S _il
6 2
Donde:
d= Distancia de una de las filas de ruedas interiores al centro de gravedad del

Conjunto de filas de ruedas.

Por lo tanto se tiene:

d= 0,60 m
S= 2,00 m
e= 0,033 m

Entonces:

X= 0,63 m

S_X_ o563
2710
S_X_ 0683
2 2
1 6 X 1 2 X S
T 28X (B x)+ (142X (2_x)= o092
4<1+55) (25 x)+4.<1+55) (2 x)

209



-0,563

-0,563

1.80m 1.20m 1.80m
\j
18715.66 Kg 1871566 Kg .,  18715.66 Kg 18715.66 Kg
|
|
|
|
1.38m 043 | 0,920 0.90m
| | —
L
/-$ﬂ/ peEm -OTé\
0
-§=2.00m $=100m | S$S=1.00m $=2.00m
! !

FIGURA 3.76 Diagrama del momento maximo segin el teorema de Courbon para dos carriles cargados

Fuente: Elaboracion propia

El momento maximo que se obtiene en este caso sera:

M=

17948,81

Kg.m

Por otra parte, se observa que alguna de las filas de ruedas pisa en sectores negativos por ello

es conveniente analizar también para este Gltimo caso con una faja de tréfico, con lo que se

obtiene:

-0,563

1.80m

|

18715.66 Kg

1.38m

18715.66 Kg

0.90m

-5=2.00m

S$=1.00m

0.63m

S$=1.00m

-0,563

S=2.00m

FIGURA 3.77 Diagrama del momento maximo segun el teorema de Courbon para un carril cargado

Fuente: Elaboracion propia
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Cargando la linea de influencia se tiene:
M= 23719,595 Kg.m
De todos los momentos calculados por carga viva solo trabajaremos con el mayor:

M=  28073,49 Kg.m X= 0,00 m
(Desde el centro)

Momento peso propio:

El momento por peso propio se lo calculard en la misma distancia a la cual est4 ubicado el

momento maximo por carga viva:
b= 0,20 m
h= 1,25 m
YHA= 2400 Kg/cm3
goc= 600 Kg/m

gpoc= 600 Kg/m

R

$=1.00m ‘ 1,00 S=1.00m

-0,50
-5=2.00m $=1.00m $=1.00m $=2.00m
™ ™ e ™
FIGURA 3.78 Diagrama del momento maximo para el peso propio
Fuente: Elaboracion propia
Area negativa = 0,50 m
Area positiva = 2,00 m

Mpc= 900 Kg.m X= 0,00 m
(Desde el centro)

-0,50
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Resumen de solicitaciones:

ML= 2807349 Kg.m
Mpc= 900 Kg.m

Solicitacién de disefio:

MU= 1,25.Mnc+ 1'75'MLL

Mu= 50253,61 Kg.m

Por ser el diafragma una viga de gran canto, debe ser disefiada con un par de fuerzas:

P
| 5=2.00m |

J.lr__________
,iﬁ,__________

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
=

'=--~--h__h__( &

| \.

T T _
L e S
“'““m
|
I { iy ‘H““x.

FIGURA 3.79 Diagrama de la viga diafragma y su deformacion

Fuente: Elaboracion propia
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Armadura para resistir tracciones:

- Lo _ recub= 2,50 cm
/ b= 2000 cm
- . d= 122,50 cm

Jd=d-kd/3

Kd? _Ta _ _E)
b.T—n.As.(d—Kd)zo As—fy Md—Td-<d 3
Kd?> E M
bh— S [——4__\(d-—Kd)=0 Kd= 30,23 c¢m
s (a5
y: 3
Md= 5025360,75 Kg.cm r,=Me  Ta= 4470056 Kg
d-Kd3= 11242 cm X
fyd=¢.fy = 3780 Kg/cm?2
Armadura necesaria;
T _
As = —d As= 11,83 cm2
fyd

Armadura minima:

14
Pmin = f_y

0,0033 Cuantia minima

Pmin =

Amin = Pmin- bwd Amin = 8,17 cm2

Como la armadura necesaria es mayor que la armadura minima se disefiara con la necesaria.

As min= 11,826 ¢’

0= 25 mm
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NuUmero de barras:

Asmin

. P2
4

N°Barras =

FINALMENTE USAR:

3 ¢ 25

N°Barras= 2,4

N°Barras= 3

mm

Usamos la armadura en ambos extremos del diafragma

Armadura de distribucion:

d= 122,50 cm
bw = 20,00 cm

El area de refuerzo para cortante perpendicular al refuerzo de traccién por flexién Av, no

debe ser menos de:

Ay = 0,0025.b,,.S

Donde:
s< 30,00 cm
d _
s<-— s< 24,5 cm Av= 1,225
¢ (mm) N° Fierros | A¢ (cm2/m)

8 3 1,508
10 2 1,571 okl
12 2 2,262

As. Vertical

Usamos ¢ 10 mm ¢ / 20 cm en ambas caras

cm2
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El &rea de refuerzo para cortante paralelo al refuerzo de traccion por flexion Avh, no debe
ser menos de:

Ay =0,0015.b,,. S

Donde:

Ss< 30,00 cm

SS‘E’ s< 245  cm Av= 0735  cm2
¢ (mm) N° Fierros | A¢ (cm2/m)
8 3 1,51
8 2 1,01 Okl
10 2 1,57

As. Horizontal

Usamos ¢ 8 mm ¢ / 20 ¢cm en ambas caras

Resumen de armado:

As. Principal.- Usamos 3 ¢ 25 mm en ambos extremos del diafragma

As. Distribucion

As. Vertica.- Usamos ¢ 10 mm ¢ / 20 mm en ambos extremos del diafragma
As. Distribucion

As. Horizontal.- Usamos ¢ 8 mm c¢ /20 mm en ambos extremos del diafragma

3.5.11 Disefio de aparatos de apoyo

a) Area del elastomero

Pcm= 53468,72 Kg
Pcv= 28126,968 Kg

P= 81595,688 Kg
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Esfuerzo de compresion por carga total en servicio en apoyos fijos:

os<2.65<122%9/ ,

Luego:

Pr_ 6688 cm2
Og

A=

Para el ancho de viga b=65 cm, escogimos W= 30 cm

_ 612,23cm
~ 30cm

L= 22,29 cm (@ lo largo de la longitud de viga)

El apoyo a lo largo de la longitud de viga debe ser tan corto como sea practico para permitir
la rotacion alrededor del eje transversal, y lo suficiente como para estabilizar la viga durante

su ereccion.
Adoptado
L= 30 cm
W= 30 cm
A= 900 cm2

900 cm2 > 668,8 cm2

b) Factor de forma S minimo

Carga total

os<2.65<122%9/ ,

Og
> — =
St 2 G 3,458
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Siendo:
G= 12 Kg/lcm2

P
o= IT = 90,66 Kg/cm2

Carga Viva

0, <GS

gy,
— = 2 4
S1= 60
Siendo:

G= 12 Kg/lcm2

P
o, = % = 31,25 Kg/cm2

De (1) y (2) el factor de forma minima es:

S= 3,778

c) Grosor de una capa interior del elastomero (hri)
Como:

LW LW

32 b L+ W) fri =

Para carga total:

hri

IA

1,985 cm
Para carga viva:

hin < 2,88 cm

2.5.(L+wW)
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Grosor de capa interior adoptado:

hn= 1,5cm

15 mm
Con este grosor de capa interior, el factor de forma es:

S= 500 > 3,778 ok cumple!!!
d) NUmero de capas interiores de elastometro (n)

Compresion y rotacion combinadas:

2 2
o5\ (B o5\ (B
o >G.S. (—5)<—> n>G.S. (—5><—>
n hn Og hn
05,=0,007.rad

n> 1,853
o5 <2,25.G.S.

(5) G
1-0,167.|— .| —
n hri
()

hri

(7285 1)

n>-0,167.6;.

n= 1,424

Luego, adoptamos n = 2. Se usaran 2 capas interiores de 15 mm c/u. Asi mismo, capas
exteriores de 8 mm (8 mm <70 %. 15 mm, Art. 14.7.5.1).

El grosor total es hrt = 2.(15mm) + 2 (8mm) = 46 mm de elastometro.
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e) Estabilidad del elastometro

h
1,92 Kt
el
2.L
1+
A= 0,17
g - 2,67
- L
(s+2).(1+55)
B= 0,305

El apoyo seré estable si:
2A<B

034 > 0,305

Sin embargo, si A - B <0, el apoyo es estable y no depende de os:

A-B= -014 < O

No cumple

luego el apoyo es estable.

f) Calculo de placas de refuerzo en el elastémetro

En el estado limite de servicio:

3.h o

h>'max's

S — FY
Donde:

Fy= 2531 Kg/cm2

hs= 0,161 cm
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En el estado limite de fatiga:

2.hpoy- 0,

hg >
$ AFpy

AFm™= 1683 Kg/cm2 (Categoria A)

hs= 0,056 cm

Adoptamos:

hs= 2 mm > 0,161 mm

Se usaran 3 placas de 2 mm, y el espesor total del apoyo seré:

46 mMmm+3.2mm)= 52 mm

12

12

12

6 mm

M em

4 ZUNCHOS DE I mm

FIGURA 3.80 Diagrama del neopreno

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.12 Disefo del estribo

Datos del puente

Longitud de célculo= 29,3 m

Ancho de calzada= 7,3 m
Sobrecarga vehicular = HL - 93

Separaci6nentre vigas= 2 m

3.5.12.1 Geometria del puente

Segun la concepcion del modelo estructural, el puente sera de un tramo, los apoyos seran

uno de los extremos sera movil y el otro apoyo sera fijo.

Apovo Fijo Apovo Movil
W _Doa
Lc=2930m
- -

FIGURA 3.81 Diagrama de ubicacion de los apoyos

Fuente: Elaboracion propia

Datos del estribo

Propiedades de los materiales

Densidad del concreto [A3.5.1] Wc= 2400 kg/m3
Resistencia a la compresion del concreto a los 28 dias [A5.4.2.11] fc= 210 Kglem2
Resistencia del refuerzo de acero [A5.4.3] fy=
Recubrimiento de los refuerzos de acero [A5.12.3-1]

Recubrimiento de la pantalla superior = 5 c¢m

Recubrimiento de la columna = 75 cm

Recubrimiento de la cara superior de la fundacion = 75 cm

Recubrimiento de la cara inferior de la fundacion = 75 cm

4200 Kg/em2
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Propiedades del suelo de fundaciony suelo de relleno

Capacidad ultima del suelo lado Pirity qQ1ult = 2,055 kg/cm2
Capacidad ultima del suelo lado Camatindy qQ2ult = 2,172 kg/lcm2
Densidad del suelo Ys = 1925 kg/m3
Angulo de friccion 1) = 30 °
Cohesion C = 0
Dimensionamiento del estribo
035 m—s] |+
. el 116m
= :
8
L L]
L00 m - - é:’
Wy

320m 330 m

L5m

7.50 m

FIGURA 3.82 Vista lateral del estribo

Fuente: Elaboracion propia
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1030 m |

= FPantalla Superior
E 2M5m  200m | 200m | 200m | llfm
| I | I

T — — — —
s Al
E e Pantalla Superior Alero

| 1575 m 1 515m I 1575 m

I | |

g g
Fundacion
0.00 m
FIGURA 3.83 Vista frontal del estribo
Fuente: Elaboracion propia
3.5.12.2 Peso propio de los componentes del estribo
Aleros del estribo
| 354m |
£ '
i :
&
- 1
0.25 m —= -

FIGURA 3.84 Diagrama del alero
Fuente: Elaboracion propia
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Dimensiones:

L= 354 m
a= 33 m
h= 12 m
b= 025 m

Centro de gravedad

No X | Area | X*A
m m2 | m3
1 1,77 | 4,248 | 7,519
2 1,18 | 3,717 | 4,386

= 7,965 | 11,91

X= 1,495 m
Peso propio:
Area= 7,965 m"2
Yo = 2400 kg/m3 Peso especifico del concreto
W=y xA*b
W= 4779 Kg

Pantalla superior:

210m

l 10.30 m |

l | 0.35 m—={ -

FIGURA 3.85 Diagrama de la pantalla superior

Fuente: Elaboracion propia
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Dimensiones:

L= 10,3 m
b= 0,35 m
h= 21 m

Peso propio:
Area= 0,735 n"2
Yo = 2400 kg/m3 Peso especifico del concreto
Wy=vYp*A
W, = 1764 Kg/m
W, = 18169 Kg

Cabezal del estribo:

1.200 m

| 10.30 m |

FIGURA 3.86 Diagrama del cabezal
Fuente: Elaboracidn propia

Dimensiones:
L= 10,3 m
b= 15 m
h= 12 m

225



Peso propio:
Area= 18 m"2
Yo = 2400 kg/m3 Peso espeifico del concreto
Wi3=yp*A
Wiz = 4320 Kg/m

W3= 44496 Kg

Columna del estribo:

(LLLLLLLL

- A room |y
&
Wy

FIGURA 3.87 Diagrama de la columna

Fuente: Elaboracion propia
Dimensiones:

L= 6,1 m
d= 1 m
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Peso propio:
Area= 0,785 nm"2
Yo = 2400 kg/m3 Peso especifico del concreto
Wy=vYg*Ax*L
Wy= 9990 Kg  Para una columna

W,= 19981 Kg  Parados columnas

Fundacion del estribo:

7.50m

1.50m
S|

! 750 m

9.00m

;‘

FIGURA 3.88 Diagrama de la zapata
Fuente: Elaboracion propia

Dimensiones:
L= 9 m
b= 75 m
h= 15 m
Peso propio:

Area= 11,25 nr\2
Yo = 2400 kg/m3 Peso especifico del concreto
We=vy*A
We = 27000 Kg/m

We= 243000 Kg
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3.5.12.3 Sobrecarga viva y muerta
Las reacciones de la carga muerta de la superestructura por apoyo.
Viga interior:

Fvi=  53468,72 Kg
Viga exterior:

Fve= 4612296 Kg
Carga muerta sobre el talon:

Fy3 = Ly * Rgper * Vs
Fyz = 52976 Kg/m Fvs= 476784 Kg

Calculos de los efectos de carga viva (LL)

_ [4(72500)(1 + IM) + 2(9,3)270]
va — 7300
Fyy= 5352N/mm = 5456 Kg/m

Carga Viva Vehicular:

14500Kg ——__ 3500kg

10,50 m

030m

FIGURA 3.89 Diagrama de la carga vehicular y de disefio

Fuente: Elaboracion propia

228



ytruk — 14500( 1 + 25,25 +3500 20,95
N 29,30 29,30

ytruk — 29498 Kg
1
ylane — 5(930)(29,30)

ylane — 13625 Kg

Las cargas son multiplicadas por el incremento por cargo dinamico y el factor de presencia

mdaltiple. La carga viva maxima sin factorar para el disefio del cuerpo del estribo es:

Fiimax = Fn.m'k{l +IM) + plane

Dénde:
IM= 33%
T Limax = 52857 Kg Para un carril
Fyy = N° MPF 710y
7,30
Donde:

°= 2 Numero de carriles
MPF= 1  Por dos carriles

Fys= 1448143 Kg/m

La siguiente carga sera aplicada al asiento de la viga o la parte superior del cuerpo del estribo
para el disefio de la fundacion. Las cargas no incluyen incremento por carga dinamica, pero

si incluye el factor de presencia multiple.

La carga viva maxima sin factorar para el disefio de la fundacion es:

FJFE = ptruck + ylane
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Donde:
F'ys = 43123 Kg Para un carril

N° MPF T ;0.
7,30

r_
Fys =

Donde:

N°= 2  Numero de carriles
MPF= 1 Pordos carriles

Flys = 1181446  Kg/m

Calculo de la fuerza de frenado (BR)
Fuerza de frenado por carril:
BR= 8125 Kg
Fuerza de frenado por dos carriles:
BR= 2226 Kg/m
Carga de viento sobre la superestructura (WS)

PD= 9E-04 Mpa Presion de viento de disefio
Hsup.= 3,25 m

L= 15 m
Area= 48,75 m"2
Fs= 43875 N = 4472 Kg

WS= 612,7 Kg/m
Carga de viento sobre la viva (WL)

PD= Presion De Viento de Disefio

WL

0,55 N/mm

0,94 N/mm

56,12 Kg/m

95,92 Kg/m
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Cargas de suelo [A3.11.5] (EH) (LS)
Cargas debido a la presion lateral basica del suelo [A3.11.5.1]
p = kysgz(1077)

El coeficiente de empuje lateral activo se lo encuentra en la seccion 5.6.1.3 0 [A3.11.5.3], se

puede tomar como:

sin’(6+¢/)
“ I'[sin28sin(0 + &)]

Donde:
2
oy Jsin[l’ﬂ; +8) sin(0; — )
sin(@ — &) sin(@ + &)

Y ademas:

6= 0

B= 0

0= 90 °

@r= 30 ©°

ys = 1925 kg/m3

z= 3,3m
P1 = kySZ
Pl1= 2096 Kg/m2 = 21592 Kg/m P1.1= 7421 Kg/m
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|
f 320m 330 m
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¥
'
v
L

7.50 m

&

FIGURA 3.90 Diagrama de la carga lateral del suelo en la pantalla superior

Fuente: Elaboracion propia

Una vez que la presion lateral de suelo ha sido calculada, se podra calcular el empuje del

suelo. Esta carga actla a una distancia h/3 de la seccién en estudio [A3.11.5.1]

hy,, = 33 m
1
Fy1 = 2P hpy

Fy, = 356270 Kg FH11= 12245 Kg
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Carga lateral de suelo en la parte inferior de la columna.

k,= 0,33

Ys = 1925 kg/m3

z= 8,6 m
P2 = kysz
P2= 5463 Kg/m2 = 5463 Kg/m
Pl'= 2096 Kg/m2 = 2096 Kg/m
0.3 5 m—= |=
| i ]
|
|
: .=.E - o115 m
| i E
| ; =
| e
P1' 1
PR B
f—™
S
I £
Fi -—:—:J' 100 m—e—» =
.'i I - W
. L FH;;‘—l—h:
| gl ™
U | r: 320m 330 m
:: ' -"I : ) ] ) ¥
| Pz t

L.5m

7.50 m

FIGURA 3.91 Diagrama de la carga lateral del suelo en la columna

Fuente: Elaboracion propia
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Una vez que la presion lateral de suelo ha sido calculada, se podra calcular el empuje del
suelo. Una de las cargas actua a una distancia h/3 de la seccion en estudio [A3.11.5.1], y la
otra actua a h/2 de la seccion en estudio.

hy,, = 5,3 m
FHZ =Pp* hbw
Fre= 11111 Kg Fro= 22221 Kg
Para una columna Para dos columnas

1
Fys :E*p*hbw

FHs= 8922 Kg FH3= 17844 Kg
Para una columna Para dos columnas

Carga lateral de suelo en la parte inferior de la fundacion.

ys = 1925 kg/m3

= 10,1 m

P2 = kysz
P3= 6416 Kg/m2 = 53253 Kg/m
P2'= 5463 Kg/m2 = 45344 Kg/m
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FIGURA 3.92 Diagrama de la carga lateral del suelo en la fundacion

Fuente: Elaboracion propia

Una vez que la presion lateral de suelo ha sido calculada, se podra calcular el empuje del
suelo. Una de las cargas actla a una distancia h/3 de la seccion en estudio [A3.11.5.1], y la

otra actlia a h/2 de la seccidn en estudio.
hbW = 1,5 m

Fys =p * hyy,

FHa= 74343 Kg

1
Fys =E*p*hbw

FHs= 5931,6 Kg
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2. Cargas debido a sobre carga uniforme, (ES), Seccion [A3.11.6.1]
No se aplica sobrecarga uniforme.

3. Cargas debido a sobrecarga viva, (LS), seccion [A3.11.6.4]

Las cargas debido a sobrecarga viva se deben aplicar cuando una carga viva vehicular actla

en la superficie posterior del estribo. La presion horizontal de suelo incrementado debido a

la sobrecarga viva, se calcula con la siguiente ecuacion.

'ﬂ'P = k}"b’hrq

Sobre carga viva de la parte inferior de la pantalla superior.

k=k,
Ys= 1925 kg/m3
heg = 630 mm  Seccion [A3.11.6.4-1]
Ap1= kysheq
Apy=  400,20750 Kg/m2 = 4122 Kg/m

La carga lateral debido a la sobre carga viva es:
Ry = Ap * hyy,

R, = 13603,05 Kg

Sobre carga viva de la parte inferior del cuerpo del alma del estribo.

k=k,
Ys= 1925 kg/m3
h 600 mm  Seccion [A3.11.6.4-1]

eq=

Ap= kyshea10~°

Ap= 381,15 Kg/m2
Apy= 3925,85  Kg/m Para la pantalla superior
Apa= 381,15 Kg/m Para la columna
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La carga lateral debido a la sobre carga viva es:

Ry = Ap * hgpery
R, = 12955,29
R3 = Ap * hgpery
R; = 2325,02

Ra = 4650,03

Kg Para la Pantalla

Kg Para la columna

Kg Para dos columnas

Sobre carga viva de la parte inferior de la fundacion.

k=k,
¥Ys= 1925 kg/m3
he, = 600 mm

Ap=kyshe,107°
Ap=  381,15000
Apy= 392584500

Aps= 381,15000

Apg= 316354500

La carga horizontal debido a la sobre carga viva p / excentricidad y resbalamiento es:

R,=Ap*xH
R, = 12955,29
Ry =Ap*xH
Rs = 2325,02
R: = 4650,03

Seccion [A3.11.6.4-1]

Kg/m2

Kg/m Para la pantalla superior

Kg/m Para la columna

Kg/m Para la fundacion

Kg

Kg Para una columna

Kg Para dos columnas

237



R, = 474532

Kg

La carga vertical debido a la sobre carga viva p / capacidad de apoyo es:

RV1 = AP « H
RV]_ = 29,43
Rv1 = 2943

Resumen de las cargas
Peso propio:

Alero del estribo

Pantalla superior
Cabezal del estribo
Columnas

Fundacion

Cargas muertas sobre los apoyos

Vigas interiores
Vigas exteriores
Carga muerta sobre el talon

Efectos por carga viva

La carga viva maxima sin factorar

La carga viva maxima sin factorar

N/mm

Kg/m

W1=
Wi=

W2=
W3=
Wi4=

Wh=

Fvi=
Fv2=
Fvs=
Fva=

Fvs=

F'vs=

4779
9558

18169,2

44496

19980,53

243000

106937,44

92245,92

476784

39828,95

105714,46

86245,59

Kg
Kg
Kg
Kg
Kg

Kg

Kg
Kg

Kg
Kg
Kg

Kg

Para un alero
Para dos aleros

para el disefio del estribo

para el disefio de la fundacion
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Fuerza de frenado BR= 16250 Kg

Carga de viento sobre la super. WS= 4472,48 Kg

Carga de viento sobre la C. viva ~ WL= 700,20 Kg

Carga lateral de suelo FHi=  35627,04 Kg Parte inferior de la pantalla sup.

FHi1=  10494,87 Kg Parte inferior del alero

FrHe=  22221,05 Kg Parte inferior de la columna.
FHe=  17844,17 Kg Parte inferior de la columna.
FHa=  68016,22 Kg Parte inferior de la fundacion

FHs= 5931,65 Kg Parte inferior de la fundacion

La carga lateral debido a la sobre carga viva es:

Sobre carga viva de la parte inf. Ri= 13603,05 Kg Carga en pantalla superior.
de la pantalla

Sobre carga viva de la parte inf. Ro= 1295529 Kg Carga en pantalla
de la columna

R3=  4650,03 Kg Carga en columna
Sobre carga viva de la parte inf. R4a= 1295529 Kg Carga en pantalla
de la fundacion

Rs=  4650,03 Kg Carga en la columna

Re= 474532 Kg Carga en la fundacion
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3.5.12.4 Calcular las fuerzas de reaccion en la base
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FIGURA 3.93 Diagrama de la cargas en el estribo

Fuente: Elaboracion propia
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TABLA 3.16Factor de carga

Resistencia | Resistencia lll Resistencia V Servicio l
Carg as ymax ymin a ymax ymin ymax ymin a Y
DC 1,25 1 09 | 0,90 | 1,25 | 0,90 | 1,25 | 0,90 | 0,90 1,00
DW 150 | 0,65 | 0,65 | 1,50 | 0,65 | 1,50 | 0,65 | 0,65 1,00
LL 1,75 [ 0,00 | 1,75 - - 1,35 [ 0,00 | 1,35 1,00
EV 1,35 | 1,00 [ 1,00 | 1,35 | 1,00 [ 1,35 | 1,00 | 1,00 1,00
EH 1,50 | 0,50 | 1,50 [ 1,50 | 0,50 | 1,50 | 0,50 | 1,50 1,00
LS 1,75 [ 0,00 | 1,75 - - 1,35 | 0,00 | 1,35 1,00
BR 1,75 [ 0,00 | 1,75 - - 1,35 [ 0,00 | 1,35 1,00
WS - - - 1,40 [ 0,00 | 0,40 | 0,00 | 0,40 0,30
WL - - - - 1,00 [ 0,00 | 1,00 1,00

TABLA 3.17 Fuerzas verticales factoradas

Fuerza vertical factorada

Item W1 W2 W3 W4 W5 FV1 FVv2 FV3
Notacion DC DC DC DC DC DC |DC =Y/
Vn (KQg) 9558 | 18169 | 44496 | 19981 | 243000 |106937,4| 92246| 476784
Resistencia | max 119475 | 22711,5 | 55620,0 | 24975,7 | 303750,0 | 133671,8| 115307,4 | 6436584
Resistencia | min 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 | 218700,0| 962437 | 83021,3 476784,0
Resistencia | a 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 |218700,0| 96243,7 | 83021,3 |476784,0
Resistencia 111 max | 119475 | 22711,5 | 55620,0 | 24975,7 |303750,0| 133671,8 | 115307,4 | 643658,4
Resistencia 11 min 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 | 218700,0| 962437 | 83021,3 476784,0
Resistencia V max 119475 | 227115 | 55620,0 | 24975,7 | 303750,0 | 133671,8| 115307,4 | 6436584
Resistencia V min 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 |218700,0| 96243,7 | 83021,3 |476784,0
Resistencia V a 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 | 218700,0| 962437 | 83021,3 476784,0
Servicio | 9558,0 | 18169,2 | 44496,0 | 19980,5 | 243000,0 | 106937,4| 92245,9 |476784,0

Fv4 FV5

DW LL Total Kg

39829| 86246

597434 1150929,8| 15223155

258888 00 983621,2

25888,8 |150929,8|  1134551,0

597434| 0,0 1371385,7

258888 0,0 983621,2

597434 (1164315  1487817,2

258888 | 0,0 983621,2

25888,8 [116431,5 1100052,7

39829,0 | 86245,6 1137245,6
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TABLA 3.18 Fuerzas horizontales factoradas

Fuerza horizontal factorada

Iltem FH1 FH1.1 FH2 FH3 FH4 FH5 R4 R5
Notacion EH EH EH EH EH LS LS
Vn (KQg) 35627 | 10495 | 22221 | 17844 | 68016 | 5932 | 129553 | 4650
Resistencia | max 53440,6 | 15742,3 | 33331,6 | 26766,3 [102024,3| 8897,5 | 22671,8 | 8137,6
Resistencia | min 178135 | 52474 | 111105 | 8922,1 | 34008,1 | 29658 | 0,0 0,0
Resistencia | a 53440,6 | 15742,3 | 33331,6 | 26766,3 [102024,3| 8897,5 | 22671,8 | 8137,6
Resistencia 11l max | 53440,6 | 15742,3 | 33331,6 | 26766,3 [102024,3| 8897,5 | 0,0 0,0
Resistencia 11l min 178135 | 5247,4 | 111105 | 8922,1 | 34008,1 | 29658 0,0 0,0
Resistencia V max 53440,6 | 15742,3 | 33331,6 | 26766,3 [102024,3| 8897,5 | 17489,6 | 6277,5
Resistencia V min 178135 | 52474 | 111105 | 8922,1 | 34008,1 | 29658 | 0,0 0,0
Resistencia V a 53440,6 | 15742,3 | 33331,6 | 26766,3 [102024,3| 8897,5 | 17489,6 | 6277,5
Servicio | 35627,0 | 104949 | 22221,0 | 17844,2 | 68016,2 | 5931,6 | 30606,9 | 10985,7

R6 BR WL WS

LS BR WL WS Total Kg

474532 | 16250 700 | 4472,48

8304,3 | 284375| 0,0 0,0 307753,6

0,0 0,0 0,0 0,0 80067,5

8304,3 | 284375| 0,0 0,0 307753,6

0,0 0,0 0,0 6261,5 240202,5

0,0 0,0 0,0 0,0 80067,5

6406,2 | 21937,5| 7002 | 1789,0 293013,5

0,0 0,0 0,0 0,0 80067,5

6406,2 | 21937,5| 7002 | 1789,0 293013,5

11210,8 | 16250,0 | 700,2 | 13417 229888,6
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TABLA 3.19 Momentos de volcamiento factorados

Momento de volcamiento factorado

Iltem FH1 FH1.1 FH2 FH3 FH4 FH5 R4 R5
Notacion EH EH EH EH EH EH LS LS
Vn (KQg) 35627 | 10495 | 22221 | 17844 | 68016 | 5932 | 12955 | 4650
Brazo (m) 7,9 7,9 4,2 33 08 0,5 8,5 4,2
Momento Mv(Kg . m) | 281454 | 82909 | 92217 | 58297 | 51012 | 2966 | 109472 | 19298
Resistencia | max 422180,5 [ 124364,2(138326,0| 874454 | 765182 | 44487 |191576,3| 337708
Resistencia | min 140726,8| 41454,7 | 461087 | 291485 | 25506,1 | 14829 | 0,0 0,0
Resistencia | a 422180,5(124364,2138326,0| 874454 | 76518,2 | 44487 |191576,3| 33770,8
Resistencia 11l max  |422180,5|124364,2|138326,0| 874454 | 76518,2 | 44487 | 0,0 0,0
Resistencia Il min 140726,8| 41454,7 | 461087 | 291485 | 25506,1 | 14829 | 0,0 0,0
Resistencia V max 422180,5(124364,2138326,0| 874454 | 76518,2 | 44487 |147787,5| 26051,8
Resistencia V min 140726,8| 41454,7 | 461087 | 291485 | 25506,1 | 14829 | 0,0 0,0
Resistencia V a 422180,5 [ 124364,2(138326,0| 87445,4 | 76518,2 | 44487 |147787,5| 26051,8
Servicio | 281453,6| 829094 | 92217,3 | 58296,9 | 51012,2 | 29658 |109472,2| 19297,6

R6 BR WL WS

LS BR WL WS Total Kg.m

4745 | 16250,0 | 7002 | 44725

08 11,9 11,9 91

3559 | 193375 | 8332 |40699,54

6228,2 |338406,3| 0,0 0,0 1423264,6

0,0 0,0 0,0 0,0 2844277

62282 (338406,3| 0,0 0,0 1423264,6

0,0 0,0 00 | 569794 910262,3

0,0 0,0 0,0 0,0 2844277

4804,6 |261056,3| 8332,4 | 16279,8 1317595,3

0,0 0,0 0,0 0,0 2844277

4804,6 |261056,3| 83324 | 16279,8 1317595,3

3559,0 |193375,0| 83324 | 12209,9 9151014
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TABLA 3.20 Momentos contra el volcamiento factorados

Momento contra el volcamiento factorado

Iltem W1 W2 W3 W4 W5 FVv1 FVv2 FV3
Notacion DC DC DC DC DC DC DC =Y/
Vn (KQg) 9558 | 18169 | 44496 | 19981 | 243000 | 106937 | 92246 | 476784
Brazo (m) 5445 | 4,375 38 38 3,75 3,8 38 5,9
MomentoMnv(Kg . m)| 52043 | 79490 | 169085 | 75926 | 911250 | 406362 | 350534 | 2813026
Resistencia | max 65054,1 | 99362,8 |211356,0| 94907,5 | 1139063 | 507952,8|438168,1| 3797585
Resistencia I min 46839,0 | 71541,2 |152176,3| 68333,4 | 820125 |365726,0|315481,0| 2813026
Resistencia | a 46839,0 | 71541,2 [152176,3| 68333,4 | 820125 |365726,0|315481,0 | 2813026
Resistencia Il max | 65054,1 | 99362,8 |211356,0| 94907,5 | 1139063 |507952,8 | 438168,1 | 3797585
Resistencia 11l min 46839,0 | 71541,2 |152176,3| 68333,4 | 820125 |365726,0|315481,0 2813026
Resistencia V max 65054,1 | 99362,8 |211356,0| 94907,5 | 1139063 | 507952,8 | 438168,1 | 3797585
Resistencia V min 46839,0 | 71541,2 |152176,3| 68333,4 | 820125 |365726,0|315481,0| 2813026
Resistencia V a 46839,0 | 71541,2 |152176,3| 68333,4 | 820125 |365726,0|315481,0| 2813026
Servicio | 52043,3 | 79490,3 | 169084,8| 75926,0 | 911250 |406362,3|350534,5 | 2813026
Fva FV5
DW LL Total Kg.m
39829 | 86246
38 3,8
151350 | 327733
227025,0{5735332|  7154006,7
983775| 0,0 4751625,1
98377,5 [ 573533,2 5325158,3
227025,0( 0,0 6580473,5
98377,5 0,0 4751625,1
227025,0( 4424399 70229134
983775| 0,0 4751625,1
98377,5 | 442439,9 5194065,0
151350,0(3277332|  5336800,0
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Factor de equilibrio contra el vuelco

TABLA 3.21 Comprobacion del factor de vuelco

Estado Limite Mv Mnv Fv Fvmin Verificacion
Resistencia | max 14232646 7154006,7 5 2 ok cumple!!!
Resistencia | min 284427,7 4751625,1 17 2 ok cumple!!!
Resistencia | a 14232646 5325158,3 4 2 ok cumple!!!
Resistencia I11 max 910262,3 6580473,5 7 2 ok cumple!!!
Resistencia 11 min 2844277 4751625,1 17 2 ok cumple!!!
Resistencia V max 1317595,3 7022913,4 5 2 ok cumple!!!
Resistencia V min 2844277 4751625,1 17 2 ok cumple!!!
Resistencia V a 1317595,3 5194065,0 4 2 ok cumple!!!
Servicio | 9151014 5336800,0 6 2 ok cumple!!!

TABLA 3.22 Momento de equilibrio factorado
Momento de equilibrio factorado
Iltem W1 W2 W3 W4 W5 FVv1 FVv2 FV3
Notacion DC DC DC DC DC DC DC =Y/
Vn (Kg) 9558 | 18169 | 44496 | 19981 | 243000 | 106937 | 92246 | 476784
Brazo (m) 1,695 | 0625 | 0,05 0,05 0 0,05 0,05 2,15
MomentoMnv(Kg . m)| 16201 | 11356 | 2225 999 0 5347 | 4612 | 1025086
Resistencia I max 20251,0 | 14194,7 | 27810 | 12488 0 66836 | 57654 | 1383866
Resistencia I min 14580,7 | 10220,2 | 2002,3 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Resistencia | a 14580,7 | 10220,2 | 2002,3 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Resistencia 11l max | 20251,0 | 14194,7 | 2781,0 | 12488 0 66836 | 57654 | 1383866
Resistencia Il min 14580,7 | 10220,2 | 2002,3 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Resistencia V max 20251,0 | 14194,7 | 2781,0 | 12488 0 6683,6 | 57654 | 1383866
Resistencia V min 14580,7 | 10220,2 | 20023 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Resistencia V a 14580,7 | 10220,2 | 2002,3 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Servicio | 16200,8 | 11355,8 | 2224,8 | 999,0 0 53469 | 46123 | 1025086
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TABLA 3.23 Momento factorado

Momento de equilibrio factorado

FV4 FV5 FH1 | FH1.1 | FH2 FH3 FH4 FH5 R4 R5 R6
DW LL EH EH EH EH EH EH LS LS LS
39829 | 86246 | -35627 | -10495 | -22221 | -17844 | 68016 | -5932 | -12955 | -4650 -4745
0,05 0,05 79 79 42 3,3 0,8 0,5 8,5 42 0,8
1991 4312 | -281454 | -82909 | -92217 | -58297 | -51012 | -2966 | -109472 | -19298 | -3559
2987,2 | 75465 |-422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2| -44487 | -191576 | -33770,8 | -6228,2
1294,4 0,0 |-140727 | -41455 | -46109 | -29148 | -25506,1| -1482,9 0 0,0 0,0
1294,4 | 75465 | -422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2 | -4448,7 | -191576 | -33770,8 | -6228,2
20872 | 0,0 |-422180 | -124364 | -138326 | -87445 |-76518,2 | -4448,7 0 0,0 0,0
1294,4 0,0 |-140727 | -41455 | -46109 | -29148 | -25506,1 | -1482,9 0 0,0 0,0
2987,2 | 5821,6 | -422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2 | -4448,7 | -147787 | -26051,8 | -4804,6
12944 | 00 |-140727 | -41455 | -46109 | -29148 | -25506,1| -1482,9 0 0,0 0,0
1294,4 | 5821,6 |-422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2| -4448,7 | -147787 | -26051,8 | -4804,6
1991,4 | 4312,3 | -281454 | -82909 | -92217 | -58297 | -51012,2| -2965,8 | -109472 | -19297,6 | -3559,0
BR WL ws
BR WL WS Total Kg.m
-16250 -700 -4472
11,9 11,9 91
-193375 | -8332 | -40700
-338406 0,0 0 22059,0
0 0,0 0 778618,0
-338406 0,0 0 -352672,5
0 0,0 -56979 527514,8
0 0,0 0 778618,0
-261056 | -8332,4 | -16280 126003,4
0 0,0 0 778618,0
-261056 | -8332,4 | -16280 -248728,1
-193375 | -8332,4 | -12210 157027,5

246



Ubicacion de la excentricidad [A11.6.3.3] (Vuelco).

TABLA 3.24 Verificacion del criterio de excentricidades

Estado Limite Momento Cargas Verticales e
Resistencia | max 22059,04 1522315,46 0,014490453
Resistencia I min 778617,98 983621,20 0,791583167
Resistencia | a -352672,49 1134550,98 -0,31084764
Resistencia Il max 527514,85 1371385,69 0,38465827
Resistencia 11l min 778617,98 983621,20 0,791583167
Resistencia V max 126003,40 1487817,23 0,08469011
Resistencia V min 778617,98 983621,20 0,791583167
Resistencia V a -248728,13 1100052,74 -0,226105641
Servicio | 157027,48 1137245,63 0,13807701

e max Verificacion
1,875 e <e max
1,875 e <e max
1,875 e <e max
1,875 e <e max
1,875 e <e max
1,875 e <e max
1,875 e <e max
1,875 e <e max
1,875 e <e max
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Seguridad frente al deslizamiento, (Resbalamiento)

TABLA 3.25 Seguridad frente al deslizamiento

Estado Limite Cargas Verticales tan é s
Resistencia | max 1522315,46 0,577350269 0,8
Resistencia | min 983621,20 0,577350269 0,8

Resistencia | a 1134550,98 0,577350269 0,8

Resistencia 111 max 1371385,69 0,577350269 0,8
Resistencia 11l min 983621,20 0,577350269 0,8
Resistencia V max 1487817,23 0,577350269 0,8
Resistencia V min 983621,20 0,577350269 0,8
Resistencia V a 1100052,74 0,577350269 0,8
Servicio | 1137245,63 0,577350269 0,8

$Fru FHu Verificacion

703127,3943 | 307753,60 ¢Fru> FHu

454315,1707 80067,50 ¢Fru> FHu

524026,6487 | 307753,60 ¢Fru> FHu

633415,9163 | 240202,49 ¢Fru> FHu

454315,1707 80067,50 ¢Fru> FHu

687193,3422 | 293013,55 ¢Fru> FHu

454315,1707 80067,50 ¢Fru> FHu

508092,5966 | 293013,55 ¢Fru> FHu

525271,2548 | 229888,57 ¢oFru> FHu
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Capacidad de apoyo
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FIGURA 3.94 Diagrama de la cargas en el estribo

Fuente: Elaboracion propia

249



TABLA 3.26 Fuerza vertical factorada

Fuerza vertical factorada

Iltem W1 W2 W3 W5 W6 FV1 FVv2 FV3
Notacion DC DC DC DC DC DC |DC =Y/
Vn (KQg) 9558 | 18169 | 44496 | 19981 | 243000 | 106937 | 92246 | 476784
Resistencia | max 119475 | 22711,5 | 55620,0 | 24975,7 | 303750,0 | 133671,8| 115307,4 | 6436584
Resistencia | min 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 | 218700,0| 962437 | 83021,3 476784,0
Resistencia | a 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 |218700,0| 96243,7 | 83021,3 | 476784,0
Resistencia 111 max | 119475 | 22711,5 | 55620,0 | 24975,7 | 303750,0| 133671,8 | 115307,4 | 643658,4
Resistencia 11 min 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 | 218700,0| 962437 | 83021,3 476784,0
Resistencia V max 119475 | 227115 | 55620,0 | 24975,7 | 303750,0 | 133671,8| 115307,4 | 6436584
Resistencia V min 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 |218700,0| 96243,7 | 83021,3 |476784,0
Resistencia V a 8602,2 | 16352,3 | 40046,4 | 17982,5 | 218700,0| 962437 | 83021,3 476784,0
Servicio | 9558,0 | 18169,2 | 44496,0 | 19980,5 | 243000,0 | 106937,4| 92245,9 |476784,0

Fv4 FV5 Rv1

DW LL LS Total Kg

39829 | 86246 | 8681,9

59743,4 | 150929,8| 15193,2 1522315,5

258888 | 0,0 0,0 983621,2

25888,8 | 150929,8| 151932 1134551,0

597434 | 0,0 0,0 1371385,7

258888 | 0,0 0,0 983621,2

59743,4 | 116431,5| 11720,5 1487817,2

258888 | 0,0 0,0 983621,2

25888,8 | 116431,5| 11720,5 1100052,7

39829,0 | 86245,6 | 8681,9 1137245,6
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TABLA 3.27 Momento de equilibrio factorada

Momento de equilibrio factorado

Iltem W1 W2 W3 W4 W5 FV1 FVv2 FV3
Notacion DC DC DC DC DC DC DC =Y/
Vn (KQg) 9558 | 18169 | 44496 | 19981 | 243000 | 106937 | 92246 | 476784
Brazo (m) 1,695 | 0625 | 0,05 0,05 0 0,05 0,05 2,15
MomentoMnv(Kg . m)| 16201 | 11356 | 2225 999 0 5347 | 4612 | 1025086
Resistencia | max 20251,0 | 141947 | 2781,0 | 12488 0 66836 | 57654 | 1383866
Resistencia | min 14580,7 | 10220,2 | 2002,3 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Resistencia | a 14580,7 | 10220,2 | 2002,3 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Resistencia 11l max | 20251,0 | 14194,7 | 2781,0 | 12488 0 6683,6 | 57654 | 1383866
Resistencia Il min 14580,7 | 10220,2 | 2002,3 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Resistencia V max 20251,0 | 14194,7 | 2781,0 | 12488 0 6683,6 | 57654 | 1383866
Resistencia V min 14580,7 | 10220,2 | 20023 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Resistencia V a 14580,7 | 10220,2 | 2002,3 | 899,1 0 4812,2 | 4151,1 | 1025086
Servicio | 16200,8 | 11355,8 | 2224,8 | 999,0 0 5346,9 | 4612,3 | 1025086
Momento de equilibrio factorado

FV4 FV5 Rv1 FH1 FH1.1 FH2 FH3 FH4 FH5 R4 R5
DW LL [LS EH EH EH EH EH EH LS LS
39829 | 86246 | 8681,9| -35627 | -10495 | -22221 | -17844 | -68016 | -5932 | -12955 | -4650
0,05 005 | 2275 79 79 42 33 0,8 05 8,5 42
1991 | 4312 | 197512 |-281454 | -82909 | -92217 | -58297 | -51012 | -2966 | -109472 | -19298
29872 | 75465 | 34564,6 | -422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2 | -4448,7 | -191576 | -33770,8
12944 | 0,0 00 |-140727 | -41455 | -46109 | -29148 | -25506,1 | -1482,9 0 0,0
1294,4 | 75465 | 34564,6 | -422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2 | -4448,7 | -191576 | -33770,8
29872 | 00 00 |-422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2| -44487 0 0,0
12944 | 0,0 00 |-140727 | -41455 | -46109 | -29148 | -25506,1 | -1482,9 0 0,0
2987,2 | 58216 | 26664,1 | -422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2 | -4448,7 | -147787 | -26051,8
12944 | 0,0 00 |-140727 | -41455 | -46109 | -29148 | -25506,1| -1482,9 0 0,0
1294,4 | 5821,6 | 26664,1 | -422180 | -124364 | -138326 | -87445 | -76518,2 | -4448,7 | -147787 | -26051,8
1991,4 | 43123 | 19751,2 | -281454 | -82909 | -92217 | -58297 | -51012,2 | -2965,8 | -109472 | -19297,6
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Momento de equilibrio factorado

R6 BR WL WS

LS BR WL WS Total Kg.m
-4745 | -16250 | -700 | -4472
08 11,9 11,9 91

-3559 | -193375 | -8332 | -40700

-6228,2 | -338406 0,0 0 56623,7
0,0 0 0,0 0 778618,0
-6228,2 | -338406 0,0 0 -318107,9
0,0 0 0,0 -56979 527514,8
0,0 0 0,0 0 778618,0
-4804,6 | -261056 | -8332,4 | -16280 152667,5
0,0 0 0,0 0 778618,0
-4804,6 | -261056 | -8332,4 | -16280 -222064,0

-3559,0 | -193375 | -8332,4 | -12210 176778,7

Capacidad De Apoyo en la Base, [A11.6.3.2] (Capacidad de Carga)
Capacidad de carga factorada del terreno

1.- Estado limite de resistencia

@p = 0,45 Tabla 10.5.5-1 de la Norma AASHTO - LRFD
FS= 3

gadmi= 2,055 Kg/cm2 Tension admisible del poso 1

qadm2= 2,172 Kg/cm2 Tension admisible del poso 2

dr = Op-qn
dg = Op- (FS. qaam)
qr1 = 2,774 Kg/lcm2
qr» = 2,932 Kg/cm2
2.- Estado limite de servicio
gadml= 2,055 Kg/cm?2

gadm2= 2,172 Kg/cm?2
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TABLA 3.28 Verificacion a la capacidad de apoyo

Estado Limite oqukt Cargas e B-2e
Resistencia | max 277425 1522315,46 | 0,037195744 | 7,425608512
Resistencia | min 277425 983621,20 0,791583167 | 5,916833666

Resistencia | a 277425 1134550,98 | -0,280382182 | 6,939235636

Resistencia 11l max 277425 1371385,69 0,38465827 | 6,730683461
Resistencia 111 min 277425 983621,20 | 0,791583167 | 5,916833666
Resistencia V max 27742,5 1487817,23 | 0,102611754 | 7,294776491
Resistencia V min 277425 983621,20 | 0,791583167 | 5,916833666
Resistencia V a 277425 1100052,74 | -0,201866683 | 7,096266633
Servicio | 20550 1137245,63 | 0,155444594 | 7,189110813

Area gmax Verificacion

66,83047661 | 22778,7611 | ¢qult> qmax

53,251503 18471,2382 | o¢qult > gmax

62,45312072 | 18166,4417 | ¢qult> qmax

60,57615115 | 22639,0363 | ¢qult> qmax

53,251503 18471,2382 | o¢qult > gmax

65,65298842 | 22661,8356 | ¢qult> qmax

53,251503 18471,2382 | oqult> qmax

63,8663997 17224,2798 | o¢qult > gmax

64,70199731 | 17576,6696 | oqult> gmax

3.5.12.5 Disefio del alero del estibo

Andlisis de los aleros

354 m

3.30m

1.10m

f

0.25 m—» -—

FIGURA 3.95 Diagrama de la geometria del alero

Fuente: Elaboracion propia
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Dimensiones:

L= 35 m
a= 33 m
h= 12 m
b= 0,25 m

Distancia centro de gravedad.

N° X Y A | X.A|Y.A
1 1,75 06 | 42 | 7,35 | 2,52
2 1,167 1,9 |3,675(4,288 6,983
| 2= | 7,875 11,64] 9,503
Xcg= 1,478 m
Ycg= 1,207 m

Peso propio:

Area= 7,875 nr*2

Yy = 2400 kg/m3 Peso especifico del concreto

W=y xA*b
W, =4725 Kg

Presion lateral del suelo

Datos:
Ka= 0,33
Z1= 35m

ys= 1925 Kgm3

P1 = kySZ

P1= 2223 Kg/m2
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Empuje de suelo

Fy = 3891 Kg/m

Anélisis de carga

Carga del suelo

Fr=3891 Kg/m

RB=

>

MB=

FIGURA 3.96 Diagrama de la carga de suelo en el alero
Fuente: Elaboracion propia

Carga peso propio

1.475m

3.30m

e

FIGURA 3.97 Diagrama de la carga del peso propio del alero
Fuente: Elaboracion propia

6053 Kg

7062 Kg.m
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Verificacion del tipo de estructura

Segun AASHTO LRFD — 2004

ay<d Disefio de mensualas o cartelas
ay>d Disefio de viga en voladizo

a= 148 m

d= 3,30 m

Por lo tanto:
148 < 3,30 Disefio como mensula
TABLA 3.29 Factores de carga
Resistencial Resistencia lll ResistenciaVV Servicio |
Cargas ymax | ymin a ymax [ ymin | ymax | ymin a Y

DC 1,251 090|090 | 1,25| 0,90 | 1,25 | 0,90 | 0,90 1,00
EH 150 050|150 1501|0501 1,50 | 0,50 | 1,50 1,00

TABLA 3.30 Fuerza vertical factorada

Fuerza vertical factorada

Item wi

Notacion DC Total Kg
Vn (Kg) 4725
Resistencia | max 5906,3 5906,3
Resistencia | min 4252,5 42525
Resistencia | a 42525 42525
Resistencia Il max | 5906,3 5906,3
Resistencia Il min | 42525 42525
Resistencia V max | 5906,3 5906,3
Resistencia V min | 42525 42525
Resistencia V a 4252,5 42525
Servicio | 47250 47250
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TABLA 3.31 Fuerza horizontal factorada

Fuerza horizontales factorada

Item FH1.1

Notacion DC Total Kg
Vn (Kg) 6053
Resistencia | max 9079,9 9079,9
Resistencia I min 3026,6 3026,6
Resistencia | a 9079,9 9079,9
Resistencia Il max | 9079,9 9079,9
Resistencia Il min | 3026,6 3026,6
Resistencia V max | 90799 9079,9
Resistencia V min | 3026,6 3026,6
Resistencia V a 9079,9 9079,9
Servicio | 6053,3 6053,3

TABLA 3.32 Momento vertical factorada

Momento vertical factorado

Item wi

Notacion DC | Total Kg.m
Vn(Kg) 4725

Brazo (m) 1,48

Mv (Kg m) 6969
Resistencia | max 87117 8711,7
Resistencia | min 6272,4 62724
Resistencia | a 6272,4 62724
Resistencia Il max | 87117 8711,7
Resistencia Il min | 62724 62724
Resistencia V max | 87117 8711,7
Resistencia V min 6272,4 62724
Resistencia V a 6272,4 62724
Servicio | 6969,4 6969,4
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TABLA 3.33 Momento horizontal factorada

Momento horizontal factorado

Item FH1.1

Notacion EH | Total Kg.m
VH(KQ) 6053

Brazo (m) 1,17

MH (Kg m) 7082
Resistencia | max  |106235 10623,5
Resistencia | min 3541,2 3541,2
Resistencia | a 10623,5 10623,5
Resistencia Il max |10623,5 10623,5
Resistencia Il min | 3541,2 3541,2
Resistencia V max |106235 10623,5
Resistencia V min 3541,2 3541,2
Resistencia V a 10623,5 10623,5
Servicio | 7082,3 7082,3

Disefio del alero del estribo

Datos:
h= 33 m
b= 0,25 m
L= 354 m

yH'= 2400 kg/m3

L= Longitud del alero (m)
Peso especifico del hormigon

yH*= (kg/m3)

b= Ancho del alero (m)
h=Alto del alero (m)

a) Disefo a flexion del momento vertical

Célculo de armadura en el alero

Mu= 871172 kg cm
fc= 210 Kglem?
fy= 4200 Kglcm®
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h= 330 cm

b= 25 cm

r= 5 com
ov= 25 mm

Donde:

Mu= momento ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccién
b= ancho de la seccion
r = recubrimiento minimo
@ v= didmetro de varilla del acero (adop)

Altura util

?
d=h-r- 5 d= 323,75 cm

Altura de compresiones

Mu
a=d.|1- 1—2,6144.m a= 0,67 cm

Armadura necesaria

_0,85.f'c.b.a As= 071 o
fy

As

Armadura minima

ASpin = pmin.b.d As min= 16,19 cn?

Donde:

pmin= cuantia minima (0,002) para un acero fy=4200 Kg/cm2

Asmin = Asmec
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Como la armadura necesaria es menor que la minima se disefiara con la minima.

As min= 16,19 cm2

Ndmero de barras:

N°B ASpec N°Barras=
arras =——
. 92

4 N°Barras=

FINALMENTE USAR:

4 ¢ 25 mm

/

3,3

4

[~
4 $ 25mm

FIGURA 3.98 Diagrama de la armadura a flexion en sentido vertical del alero

Fuente: Elaboracion propia

b) Disefio a flexion del momento horizontal

Calculo de armadura en el alero

Mu= 1062345 kgcm
f'c= 280 Kg/(:m2
fy= 4200  Kglem?

h= 25,00 cm

b= 100,00 cm
r= 5 cm
Qov= 20 mm
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Donde:

Mu= momento ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccién
b= ancho de la seccion
r = recubrimiento minimo
@ v= didmetro de varilla del acero (adop)

Altura

d=h—r—g d= 19,00 cm

Altura del bloque de compresiones

a=d. 1—\/1—2,6144.

m a= 2,82 cm
Armadura necesaria
As — 0,85.fc.b.a As= 1598 cm’
fy
Armadura minima
ASpin = pmin.b.d As min= 3,420 cn’

Donde:

pmin= cuantia minima (0,0018) para un acero fy=4200 Kg/cm2
Armadura maxima
Es= 2E+06 Kg/(:m2

Ee= 0,003
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Doénde:

Es= modulo de elasticidad del acero
Ec= deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

‘c éc
pp=0,72 E . 0,028
éc+ Fs
Cuantia méaxima
pmax = 0,75 .p, pmax = 0,021
Calculo de Armadura maxima
As max=pmax.b.d As max= 40,24 cn’

Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria esta entre la minima y la maxima se disefiara con la necesaria

As nec= 15,98 cm2
NuUmero de barras:

As N°Barras= 5,1

nec
. 02
4 N°Barras= 6

N°Barras =

FINALMENTE USAR:

¢ 20 mm c/20 cm por metro

¢) Armadura de contraccion y temperatura

h= 25 cm
b= 100 cm
fy= 4200 Kg/cm2
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Ag
As =0,75—=
fy

As= 4,464 cm2  (Enambas caras)

A?s = 2,232cm2  (Enuna cara)

Smax=3t = 0,75m
Smax= 0,45 m
S= 0,3m AsSumimos

Barras ¢ 10 mm ¢/ 30 cm
2As= 5,235987756 > 4,464285714 OK cumple!!!

Finalmente usaremos:

Barras ¢ 10 mm ¢/ 30 cm

> ¢® 20 mm C/ 20 cm

¢ 10 mm C/ 30 cm

FIGURA 3.99 Diagrama de la armadura a flexion en sentido horizontal del alero

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.12.6 Disefio de la pantalla superior

Pantalla superior:

210 m

| 10.30 m |

| 0.35 m —e -

FIGURA 3.100 Diagrama de la pantalla superior

Fuente: Elaboracién propia

Dimensiones:
L= 10,3 m
b= 0,35 m
h= 21 m
Peso propio:

Area= 0,735 N2

Yo = 2400 kg/m3 Peso especifico del concreto
Wy=vYn*A

W, =1764 Kg/m

W, =18169 Kg
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Cargas sobre la pantalla

Fvy
- —0.35 m
/ = Y i
> »
»
5
I
; f—B—> 2
= = N
v Fm - ]
E f———> _
= [ | ! - . W2
-_ I =
E: / - -
pi - -
1 » » _e L
1 A

FIGURA 3.101 Diagrama de carga del suelo sobre la pantalla

Fuente: Elaboracion propia

Carga lateral de suelo en la parte inferior de la pantalla superior.
k,= 033
ys = 1925 kg/m3
z= 2,1m

P1 = kygz

P1= 1334 Kg/m2

Una vez que la presion lateral de suelo ha sido calculada, se podra calcular el empuje del

suelo. Esta carga actua a una distancia h/3 de la seccion en estudio [A3.11.5.1]
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hy,, = 2.1
FHl = E * p %
Fa, = 1400

Sobre carga viva de la parte inferior de la pantalla superior.

k=k,

¥s = 1925 kg/m3

hbw

7

heq = 510 mm
Apy= kyshe,
Api= 323,98

Kg/m

Kg/m2

Seccion [A3.11.6.4-1]

La carga lateral debido a la sobre carga viva es:

Ry = Ap * hyy
R, = 1069,13  Kg/m
TABLA 3.34 Factores de carga
Resistencial | Resistencialll | ResistenciaV Servicio |
Cargas ymax [ ymin | ymax | ymin | ymax | ymin Y

DC 1,251 0,90 | 1,25 | 0,90 | 1,25 | 0,90 1,00
LL 1,75 | 0,00 - - 1,35 | 1,35 1,00
EH 1,50 | 0,50 | 1,50 | 0,50 | 1,50 | 0,50 1,00
LS 1,75 | 0,00 - - 1,35 | 0,00 1,00

Fva= 5456 Kg/m

Wi= 1764 Kg/m

Las anteriores fuerzas verticales, longitudinales y momentos factorados pueden ser

resumidos en las siguientes tablas:

Fri= 1401 Kg/m

Ri= 1069 Kg/m
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TABLA 3.35 Fuerza vertical factorada

Fuerza Vertical Factorada

Item W1 Fva

Notacién DC LL Total (Kg)
Vn (KQ) 1764,00 5456,02

Resistencia | max 2205,00 9548,04 11753,04
Resistencia Il max 2205,00 0,00 2205,00

Resistencia V max 2205,00 7365,63 9570,63

Servicio | 1764,00 5456,02 7220,02

TABLA 3.36 Fuerza horizontal factorada

Fuerza Cortante Longitudinal Factorada

Item FH1 R1
Notacién EH LS Total (Kg)
Hn (Kg) 1400,73 1069,13
Resistencia | max 2101,09 1870,97 3972,06
Resistencia Il max 2101,09 0,00 2101,09
Resistencia V max 2101,09 1443,32 3544,41
Servicio | 1400,73 1069,13 2469,85

TABLA 3.37 Momento factorada

Momento Factorado

Item w1 FV4 FH1 R1
Notacion DC | LL | EH | LS (Total (Kg.m)
Fuerza (Kg) 1764,00 | 5456,02 | 1400,7 |1069,13
Brazo (m) 0 0175 | 0,730 | 11
Mn (N mm) 0,00 | 954,80 | 1022,53|1176,04
Resistencia I max 0,00 [1670,91|1533,80(2058,07| 5262,77
Resistencia Il max | 000 | 000 [153380| 0,00 1533,80
Resistencia V max 0,00 |128898|1533,80|1587,65| 4410,43
Servicio | 0,00 | 954,80 |1022,53|1176,04| 3153,37
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Disefio estructural de la pantalla superior del estribo

Calculo de armadura de flexién

Mu= 526277 kgcm
fie= 280 Kg/cm?
fy= 4200  Kglem?

h= 35,00 cm

b= 100,00 cm
r= 5 cm
Qov= 16 mm
Donde:

Mu= momento ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccion
b= ancho de la seccion
r = recubrimiento minimo
¢@v= didmetro de varilla del acero (adop)

Altura util

9 d= 29,20 cm

d=h-r—
T3

Altura del bloque de compresiones

Mu
a=d. ll —\/1 — 2,6144.m‘ a= 085 cm

Armadura necesaria

=0,85.)"c.b.a As= 4,84 o
fy

As

Armadura minima

ASpin = pmin.b.d As min= 9,636 cn’
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Donde:
pmin= cuantia minima (0,0033) para un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima

Es= 2E+06 Kg/(:m2
&= 0,003

Donde:
Es= modulo de elasticidad del acero
&c= deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

pb=0,72.f—,c. fc = 0028
Iy éc+ % ’
Cuantia maxima
pmax = 0,75 .p, pmax = 0,021

Calculo de Armadura maxima

As max =pmax.b.d As max= 61,84 cn

Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria no esta entre la minima y la maxima se disefiara con la minima.

As min= 9,64 cm2

NUmero de barras:

AS, 0. N°Barras= 4,8
N"Barras=—2
b ()

4 N°Barras= 5
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FINALMENTE USAR:

¢ 16 mm c/25cm por metro

Armadura de contraccion y temperatura

h= 35 cm
b= 100 cm
fy= 4200 Kg/cm?2

AH
As =0,75-2
fy

As= 6,25 cm2 (Enambas caras)

A?s = 3,125cm2  (Enuna cara)

Smax=3t = 1,05m
Smax= 0,45 m
S= 02 m AsSuUMIimos

Barras ¢ 10 mm ¢/ 20 cm

2As= 7,854 > 6,250 OK cumple!!!

Finalmente usaremos:

Barras ¢ 10 mmc/ 20 cm
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3.5.12.7 Disefo del cabezal del estribo

Cabezal del estribo:

1.50m

.
E
&
_r
| 10.30 m | B
| |
FIGURA 3.102 Diagrama del cabezal del estribo
Fuente: Elaboracién propia
Dimensiones:
L= 103 m
b= 15 m
h= 12 m
Peso propio:
Area= 18 nr2
Yo = 2400 kg/m3 Peso especifico del concreto
W3 = yHo * A
W3 = 4320 Kg/m

Las reacciones de la carga muerta de la superestructura por apoyo.

Viga interior:

Fvi= 53469 Kg
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Viga exterior:

Fv2= 46123 Kg

Célculos de los efectos de carga viva (LL)

Fyy = 5352N/mm = 5456 Kg/m

La carga viva maxima sin factorar para el disefio del cuerpo del estribo es:

Fys = 1448143 Kg/m
Calculo de la fuerza de frenado (BR)
Fuerza de frenado por carril:
BR= 8125 Kg
Fuerza de frenado por dos carriles:

BR= 2226 Kg/m

Carga de viento sobre la superestructura (WS)

PD= 9E-04 Mpa Presion de viento de disefio
Hsup.= 3,25 m
L= 15 m
Area= 48,75 m"2
Fs= 43875 N = 4472 Kg
WS= 612,7 Kg/m

Carga de viento sobre la viva (WL)

0,55 N/mm

PD= Presién De Viento de Disefio

WL 0,94 N/mm

56,12 Kg/m

95,92 Kg/m
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Carga lateral de suelo en la parte inferior del cabezal.

k,= 033
ys = 1925 kg/m3

= 3,3 m

P1 = kySZ

P1= 2096 Kg/m2

035 m— |«

A —h
/1
i
S ]
Frli— " =
! B e =
= o — &
- » e
- | r Y

T

FIGURA 3.103 Diagrama de carga del suelo sobre la viga de coronamiento

Fuente: Elaboracion propia

Una vez que la presion lateral de suelo ha sido calculada, se podra calcular el empuje del

suelo. Esta carga actla a una distancia h/3 de la seccién en estudio [A3.11.5.1]

hy,= 33 m
1
Fyi = 2*P* hpy
Fyi = 34589 Kg/m
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Sobre carga viva de la parte inferior de la pantalla superior.

k=k,
¥s = 1925 kg/m3
heq = 630 mm  Seccion [A3.11.6.4-1]
Apy= kysh,,

Apy= 400,20750 Kg/m2

La carga lateral debido a la sobre carga viva es:

Ry = Ap * hyy

R, = 1320,68  Kg/m

| 1030 m |
4
- F vl l i i
: Wl
: 115 m 200 m 2.00 m 100 m 115 m
y L 3 A
¥ l  — I ] | ]  —
;l w1 l w1
=
- w3
L]
| 15TEm | El58m | 1ETEm [
I I I I

FIGURA 3.104 Diagrama de carga sobre la viga de coronamiento vista frontal

Fuente: Elaboracion propia
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110 m

Fm1

| ol
-
L

3.30m

FIGURA 3.105 Diagrama de carga sobre la viga de coronamiento vista lateral
Fuente: Elaboracion propia

Anadlisis de la viga en

sentido vertical.

I

| Fvl

|
FE T

|

|

Y

I— 2575 m

2575 m + 515m
FIGURA 3.106 Andlisis de la viga en sentido vertical
Fuente: Elaboracion propia
Wi= 4725 Kg Fv2= 46123 Kg

Wo= 1764 Kg/m

Ws= 4320 Kg/m

Fvi= 53469 Kg

Fva= 5456 Kg/m

Fvs= 14481 Kg/m
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TABLA 3.38 Factores de carga

Resistencia | Resistencia lll Resistencia V Servicio |
Cargas ymax | ymin a ymax | ymin | ymax | ymin a Y
DC 1,25 | 0,9 | 090 | 1,25 | 0,90 | 1,25 | 0,90 | 0,90 1,00
DW 1,50 | 0,65 | 0,65 | 1,50 | 0,65 | 1,50 | 0,65 | 0,65 1,00
LL 1,75 | 0,00 | 1,75 - - 1,35 | 0,00 | 1,35 1,00
TABLA 3.39 Fuerza vertical factorado
Cargas Vertical Factorada
Item w2 w3 Fv4 FV5 w1l |Fv1 FV2
Notacion DC DC |[DW  |LL Total Kg/m | DC DC |DC
Vn (Kg) 1764 | 4320 5456| 14481 4725 |53468,7| 46123
Resistencia | max 2205,0 | 5400,0 | 8184,0 | 25343 411315 5906,3 | 66835,9 | 57653,7
Resistencia | min 1587,6 | 3888,0 | 35464 | 0,0 9022,0 42525 | 48121,8 | 41510,7
Resistencia | a 1587,6 | 3888,0 | 35464 | 25343 343645 42525 | 48121,8 | 41510,7
Resistencia 111 max | 22050 | 5400,0 | 81840 | 0,0 15789,0 5906,3 | 66835,9 | 57653,7
Resistencia 1l min | 1587,6 | 3888,0 | 35464 | 0,0 9022,0 42525 | 48121,8 | 41510,7
Resistencia V max | 22050 | 5400,0 | 8184,0 | 19550 35339,0 5906,3 | 66835,9 | 57653,7
Resistencia V min 1587,6 | 3888,0 | 35464 | 0,0 9022,0 42525 | 48121,8 | 41510,7
Resistencia V a 1587,6 | 3888,0 | 3546,4 | 19550 285719 42525 | 48121,8 | 41510,7
Servicio | 1764,0 | 4320,0 | 5456,0 | 144814 26021,5 4725,0 | 53468,7 | 46123,0

Momento positivo y negativo
TABLA 3.40 Momento positivo factorado

Momento Positivo Factorada

Item Distancia
Notacion Total Kg m m
Mn (Kg)

Resistencia I max 65555,0 5,15
Resistencia | min 47199,6 5,15
Resistencia | a 47199,6 5,15
Resistencia 111 max 65555,0 5,15
Resistencia 11l min 47199,6 5,15
Resistencia V max 65555,0 5,15
Resistencia V min 47199,6 5,15
Resistencia V a 47199,6 5,15
Servicio | 524441 5,15
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TABLA 3.41 Momento negativo factorado

Momento negativo factorada
Item Distancia
Notacion Total Kg m m
Vn (Kg)
Resistencia | max 176075,3 2,575
Resistencia I min 58503,0 2,575
Resistencia | a 142521,3 2,575
Resistencia 111 max 92057,0 2,575
Resistencia Il min 58503,0 2,575
Resistencia V max 156871,4 2,575
Resistencia V min 58503,0 2,575
Resistencia V a 123317,0 2,575
Servicio | 118038,6 2,575

Reacciones en los apoyos

TABLA 3.42 Reacciones en los apoyos

Reaciones de los apoyos factorados

Item

Notacion Total Kg Total Kg
Vn (Kg) Ra Rb
Resistencia | max 3422231 3422231
Resistencia | min 140348,3 140348,3
Resistencia | a 270862,2 270862,2
Resistencia 111 max 2117093 211709,3
Resistencia 11 min 140348,3 140348,3
Resistencia V max 312391,8 3123918
Resistencia V min 140348,3 1403483
Resistencia V a 241030,3 241030,3
Servicio | 2383274 2383274
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Analisis de la viga en sentido horizontal

l ‘ WE
Y Y L y | A B | Y Y y y Y v L4 L)
' ' e
Y Y L4 ¥ Y ¥ Y ) Y L Y Y L)
l Rd
| J Y Y Y Y ¥ Y Y Y | Y L Y L | 4
l W5
L | Y Y Y Yy ¥ Y Y L L J ¥y ¥ Y Y L J
FEHI
i 1 3 i i L r
2575m | 515m | 2575 m
FIGURA 3.107 Andlisis de la viga en sentido horizontal
Fuente: Elaboracion propia
WRr= 95,92 Kg/m R4=1320,7 Kg/m
Br= 2226 Kg/m FH1= 3458,9 Kg/m
Ws= 612,7 Kg/m RB= 4994 Kg
TABLA 3.43 Factor de carga
Resistencia | Resistencia lll ResistenciaV Servicio l
Cargas ymax | ymin a ymax | ymin | ymax | ymin a Y
EH 1,50 | 0,50 | 1,50 | 1,50 | 0,50 | 1,50 | 0,50 | 1,50 1,00
LS 1,75 | 0,00 | 1,75 - - 1,35 | 0,00 | 1,35 1,00
BR 1,75 | 0,00 | 1,75 - - 1,35 | 0,00 | 1,35 1,00
WS - - - 1,40 | 0,00 | 0,40 | 0,00 | 0,40 0,30
WL - - - - - 1,00 | 0,00 | 1,00 1,00
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Fuerza horizontal factorado.

TABLA 3.44 Fuerza horizontal factorado

Fuerza horizontal factorada

Item FH1 R4 WR [BR WS RB

Notacion EH LS WL BR [wWs Total Kg/m | EH

Vn (KQg) 3459 | 1321 9% | 22260 | 613 4993,68
Resistencia | max 51884 | 23112 | 00 | 38955| 0,0 11395,2 7490,51
Resistencia | min 17295 | 00 0,0 0,0 0,0 17295 2496,84
Resistencia | a 51884 | 23112 | 00 | 389%55| 00 11395,2 7490,51
Resistencia 11l max | 51884 | 00 0,0 00 | 877 6046,1 7490,51
Resistencia Il min | 17295 | 0,0 0,0 0,0 0,0 17295 2496,84
Resistencia V max 51884 | 17829 | 959 | 30051 | 2451 103175 7490,51
Resistencia V min 17295 | 00 0,0 0,0 0,0 1729,5 2496,84
Resistencia V a 51884 | 17829 | 959 | 30051 | 2451 103175 7490,51
Servicio | 34589 | 1320,7 | 959 | 22260 | 1838 72854 4993,68

Momento positivo y negativo

TABLA 3.45 Momento positivo factorado

Momento positivo factorado
Item Distancia
Notacion Total Kg m m
Vn (Kg)
Resistencia | max 0,0 10,30
Resistencia | min 0,0 10,30
Resistencia | a 0,0 10,30
Resistencia 111 max 0,0 10,30
Resistencia 111 min 0,0 10,30
Resistencia V max 0,0 10,30
Resistencia VV min 0,0 10,30
Resistencia V a 0,0 10,30
Servicio | 0,0 10,30
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TABLA 3.46 Momento negativo factorado

Momento negativo factorado
Item Distancia
Notacion Total Kg m m
Vn (Kg)
Resistencia | max 57066,7 2,575
Resistencia | min 12163,2 2,575
Resistencia | a 57066,7 2,575
Resistencia 111 max 39332,8 2,575
Resistencia Il min 12163,2 2,575
Resistencia V max 53493,8 2,575
Resistencia V min 12163,2 2,575
Resistencia V a 53493,8 2,575
Servicio | 37012,1 2,575

Reacciones en los apoyos

TABLA 3.47 Reacciones en los apoyos factorados

Reaciones de los apoyos factorados

Item

Notacion Total Kg Total Kg
Vn (KQg) Ra Rb
Resistencia | max 66175,8 66175,8
Resistencia | min 11403,8 114038
Resistencia | a 66175,8 66175,8
Resistencia 111 max 38627,9 386279
Resistencia 11l min 11403,8 114038
Resistencia V max 60625,6 60625,6
Resistencia V min 11403,8 11403,8
Resistencia V a 60625,6 60625,6
Servicio | 425135 425135
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Viga de coronamiento.-

Para cargas verticales

Segun con el andlisis de carga para la viga e momento negativo es mayor que el positivo por

lo tanto disefiaremos con el momento ultimo negativo.
Datos:

Muv= 17607532,11 Kg.cm

f'c= 210 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/cm2
h= 120 cm
b= 150 cm
r= 5 cm
Qov= 25 mm
Donde:

Muv= momento ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccion
b= ancho de la seccion
r= recubrimiento minimo
¢@v= didmetro de varilla del acero (adop)

Altura util

d=h—r—g d= 102,5 cm

Altura de bloque de compresiones

—d|1- |1-2 61401
a=a O e h.d?

a= 7,40 cm
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Armadura necesaria

_0,85.f'c.b.a As
fy

As

Armadura minima

As,, = pmin.b.d As min= 50,74 cnt

Donde:

pmin= cuantia minima (0,0033) para un acero fy=4200 Kg/cn?

Armadura maxima

Es= 2000000 Kg/cm2
Ee= 0,003

Donde:

Es= modulo de elasticidad del acero
Ec= deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

f'c éc

. = 0,021
fy [y Pp =Y
éc +Es

pp=072.

Cuantia maxima
pmax = 0,75 .p, pmax = 0,016

Calculo de Armadura méaxima

As max=pmax.b.d As max= 244,2 cm’
Asmin < As nec < As max

47,15 cn?
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Como la armadura necesaria esta por debajo de la minima se disefiara con la minima.
As min= 50,74 cm2

Ndmero de barras:

ASp o, N° Barras= 10,3
N° Barras = >
.
4 N° Barras= 11
FINALMENTE USAR:
11 ¢ 25 mm

Para fines constructivos utilizaremos armadura en la parte inferior del mismo diametro.
Para cargas horizontales

Segun con el analisis de carga para la viga e momento negativo es mayor que el positivo por

lo tanto disefiaremos con el momento ultimo negativo.

Datos:

Muh= 5706671,225 Kg.cm

f'c= 280 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/cm2
h= 150 cm
b= 120 cm
r= 5) cm
Qov= 16 mm
Donde:

Muv= momento ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h=altura de la seccion
b= ancho de la seccion
r= recubrimiento minimo
¢ v= didmetro de varilla del acero (adop)
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Altura util

d=h_r_2 d= 137 cm
2
Altura del bloque de compresiones
dl|1l 1-2,6144 e
a=4d. - — 4, T =
fcb.d? a
Armadura necesaria
0,85.f'c.b.a As=
As =
fy
Armadura minima
Asin = pmin.b.d As min=

Donde:

pmin= cuantia minima (0,0033) para un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima

Es= 2000000 Kg/(;m2
&c= 0,003
Donde:
Es= modulo de elasticidad del acero
Ec= deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

f'c éc

. = 0,021
fy [y Pp = "%
éc +Es

pp=072.

2,18 cm

11,11 cm?

54,25 cn?
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Cuantia maxima
pmax = 0,75 .p, pmax = 0,016

Calculo de Armadura méaxima

As max =pmax.b.d As max= 261,1 cm?
Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria no esta entre la minima y la maxima, pero la viga en este sentido
no debe resistir su propio peso sino solo las cargas por lo tanto se disefiara por la armadura

necesaria.
As nec= 11,11 cm?
NuUmero de barras:

As N° Barras= 5,5

nec
T . Q2%
4 N°Barras= 6

N° Barras =

FINALMENTE USAR:

6 ¢ 16mm

Para fines constructivos utilizaremos armadura en la parte opuesta de la viga del mismo

didmetro.

Verificacién a corte

La resistencia al corte mayorada, Vr, se debera tomar como:
V, =@V,

Donde:

Vn = resistencia nominal al corte
¢ = factor de resistencia
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Excepto en losas, zapatas y alcantarillas, se debera proveer armadura transversal si:

Vy>0,50(V,+V,)

Vu = fuerza de corte mayorada (N)
Vc = resistencia nominal al corte del hormigon (N)

Vp = componente de la fuerza de pretensado en la direccion de la fuerza de corte (N)

¢ = factor de resistencia

En este elemento (bordillo) no existe la fuerza de pretensado por lo que se tomara Vp =0

Calculando Vc

VC = 0’53BV f,Cb'Ud‘l}

Donde:
Vu = 331864 Kg
fc= 210 Kg/cm2
bv= 150 cm
dv= 0,72h
h= 120 cm
0,72h= 86,4 cm
B= 2
Vc= 199076,74 Kg
Comprobando
Vu Kg >  0,5*®*Ve Kg
331864 Kg > 89585 Kg
Necesita armadura de corte
Célculo de Av:

_ Ayfydy,(cot + cota) sina
¢ =
h)
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Sia=90°1a Ecuacidon se reduce a:

_ Apfyd,cote
Bl )

Ve
Sabiendo que:
Va=Vc+Vs+ 7, 6 V,=025fb,d,+V,
Segun: 5.8.3.3 Resistencia Nominal al Corte

Despejando S:

A,fyd, cotd
s = %’-‘ET
Datos:
diam= 25 mm
piernas= 4 ... S= 39 com
Av= 19,63 cm
fy = 4200 kg/cn? S= 30 cm
dv= 86,4 cm
0= 45 °©
Cot 0= 1

Separacion maxima de la armadura transversal

* Siw, <0.125f% Vu= 34222313 Kg
Smar = 0.8 d, < 600 mm fc= 210 Kg/cm2

o S1v,=01251.:
Y s Vu > 0125fc

Smax = 0,4 dy = 300 mm 3E+05 > 26,25 caso Obedece al 2°

Elegimos © 25mm ¢/30cm

287



3.5.12.8 Disefo de columnas
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FIGURA 3.108 Diagrama de cagas sobre la columna

Fuente: Elaboracion propia

Resumen de las cargas

Alero del estribo Wil= 4779 Kg Para un alero
Pantalla superior W2= 9084,6 Kg
Cabezal del estribo W3= 22248 Kg
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Columnas W4= 9990,26

Cargas muertas sobre los apoyos

Vigas interiores Fvi=  53468,72
Vigas exteriores Fv2=  46122,96
Efectos por carga viva Fva=  19914,48

La carga viva maxima sin factore Fvs=  52857,23
Fuerza de frenado BR= 8125
Carga de viento sobre la super. WS=  2236,24
Carga de viento sobre la C. vive WL= 350,10
Carga lateral de suelo FHi=  17813,52
Frii=  3710,50
FrHe=  11110,52
FHs=  8922,09
La carga lateral debido a la sobre carga viva es:
Sobre carga viva de la parte inf.  R2=  6477,64

de la columna
R3= 2325,015

Kg

Kg
Kg
Kg
Kg
Kg
Kg
Kg
Kg
Kg
Kg

Kg

Kg

Kg

para el disefio del estribo

Parte inferior de la pantalla sup.
Parte inferior del alero
Parte inferior de la columna.

Parte inferior de la columna.

Carga en pantalla

Carga en columna
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Parte Inferior de la columna

TABLA 3.48 Factor de carga

Resistencia | Resistencia lll ResistenciaV Servicio l
Cargas ymax | ymin a ymax | ymin | ymax | ymin a Y
DC 1,25 (090 (090 | 125090 (125 | 0,90 | 0,90 1,00
DW 1,50 | 0,65 | 0,65 | 1,50 | 0,65 | 1,50 | 0,65 | 0,65 1,00
LL 1,75 | 0,00 | 1,75 - - 1,35 | 0,00 | 1,35 1,00
EV 1,35 (1,00 | 1,00 | 1,35 ( 1,00 { 1,35 [ 1,00 | 1,00 1,00
EH 1,50 | 050 | 1,50 | 1,50 | 0,50 | 1,50 | 0,50 | 1,50 1,00
LS 1,75 | 0,00 | 1,75 - - 1,35 | 0,00 | 1,35 1,00
BR 1,75 | 0,00 | 1,75 - - 1,35 | 0,00 | 1,35 1,00
WS - - - 1,40 | 0,00 | 0,40 | 0,00 | 0,40 0,30
WL - - - - - 1,00 | 0,00 | 1,00 1,00
TABLA 3.49 Fuerza vertical factorada
Fuerza Vertical Factorada
ltem w1 W2 W3 W4 Fv1 FVv2 Fv4 FV5
Notacion DC DC DC DC DC |DC DW |LL Total Kg
Vn (Kg) 4779 | 9085 | 22248 | 9990 |53468,7| 46123| 19914 52857
Resistencia | max 5973,8 | 11355,8 | 27810,0 | 12487,8 | 66835,9 | 57653,7 | 29871,7| 92500,2|  304488,8
Resistencia | min 4301,1 | 8176,1 | 20023,2| 8991,2 | 48121,8| 41510,7 | 12944,4| 0,0 144068,6
Resistencia | a 4301,1 | 8176,1 | 20023,2 | 8991,2 | 48121,8 | 41510,7 | 12944,4 | 92500,2|  236568,8
Resistencia 111 max | 5973,8 | 11355,8 | 27810,0 | 12487,8 | 66835,9 | 57653,7 | 29871,7| 0,0 211988,6
Resistencia Il min | 4301,1 | 8176,1 | 20023,2| 8991,2 | 48121,8 | 41510,7 | 12944,4| 0,0 144068,6
Resistencia V max | 5973,8 | 11355,8 | 27810,0 | 12487,8 | 66835,9 | 57653,7 | 29871,7 | 71357,3|  283345,9
Resistencia V min 4301,1 | 8176,1 | 20023,2| 8991,2 | 48121,8 | 41510,7 | 129444 0,0 144068,6
Resistencia V a 4301,1 | 8176,1 | 20023,2 | 8991,2 | 48121,8 | 41510,7 | 129444 | 71357,3| 2154259
Servicio | 4779,0 | 9084,6 | 22248,0| 9990,3 | 53468,7 | 46123,0| 199145 | 52857,2|  218465,3
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TABLA 3.50 Fuerza horizontal factorada

Fuerza horizonta factorada

Item FH1 | FH1.1 [ FH2 FH3 |R2 R3 BR WS WL
Notacion EH EH EH EH LS |LS BR WS WL Total Kg
Vn (Kg) 17814 | 3710 | 11111 | 8922 | 6477,6 2325 8125| 2236,24| 350,10
Resistencia | max | 26720,3 | 5565,7 | 166658 | 13383,1| 113359 | 40688 | 142188| 00 0,0 77739,6
Resistencia | min 8906,8 | 1855,2 | 55553 | 44610 | 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 207783
Resistencia | a 26720,3 | 5565,7 | 16665,8 | 13383,1| 11335,9 | 4068,8 | 142188| 0,0 0,0 777396
Resistencia 111 max |267203| 5565,7 | 16665,8 | 13383,1| 0,0 00 00 |31307| 00 623349
Resistencia Il min | 8906,8 | 18552 | 5555,3 | 4461,0 [ 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 207783
Resistencia V max 22266,9 | 4638,1 | 13888,2 | 11152,6 | 8744,8 | 3138,8 | 10968,8| 894,5 350,1 638294
Resistencia V min 8906,8 | 1855,2 | 55553 | 4461,0 | 00 0,0 0,0 0,0 0,0 20778,3
Resistencia V a 26720,3| 55657 | 166658 | 133831 | 8744,8 | 31388 | 109688| 8945 | 1400 742185
Servicio | 178135 37105 | 111105 8922,1 | 6477,6 | 2325,0 | 81250 | 670,9 350,1 50359,3
TABLA 3.51 Momento factorado
Momento contra el volcamiento factorado
Iltem W1 W2 W3 W4 FVv1 V2 Fv4 FV5
Notacion DC DC DC DC DC DC DW LL
Vn (KQ) 4779 | 9085 | 22248 | 9990 | 53469 | 46123 | 19914 | 52857
Brazo (m) 1,645 | 0,575 0 0 0 0 0 0
Mn(Kg . m) 7861 | 5224 0 0 0 0 0 0
Resistencia | max 9826,8 | 65296 | 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Resistencia | min 70753 | 47013 | 00 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Resistencia | a 70753 | 4701,3 | 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Resistencia Il max | 9826,8 | 65296 | 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Resistencia Il min | 70753 | 47013 | 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Resistencia V max 9826,8 | 65296 | 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Resistencia V min 70753 | 47013 | 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Resistencia V a 70753 | 47013 | 00 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
Servicio | 78615 | 52236 | 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0 0,0
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TABLA 3.51 Momento factorado

Momento contra el volcamiento factorado

FH1 FH1.1 FH2 FH3 R4 R5 BR WL WS

EH EH EH EH LS LS BR WL | WS | Total Kg.m
17814 | 3710 | 11111 | 8922 | 6478 | 2325 | 8125 | 2236 | 350

6,4 6,4 27 18 7,0 2,7 104 | 104 76

114007 | 23747 | 29443 | 15765 | 45020 | 6161 | 84500 | 23257 | 2661

171010 | 35620,8 | 44164,3 | 23648,0 | 78784,3| 10782,3| 147875 | 0,0 0,0 495528,1
57003 | 11873,6 | 14721,4| 7882,7 | 0,0 0,0 0 0,0 0,0 79704,4
171010 | 35620,8 | 44164,3 | 23648,0 | 78784,3| 10782,3| 147875 | 0,0 0,0 500107,9
171010 | 35620,8 | 44164,3| 236480| 0,0 0,0 0 [325596| 00 290646,1
57003 | 11873,6| 14721,4| 78827 | 00 0,0 0 0,0 0,0 79704,4
142508 | 29684,0 | 36803,6 | 19706,7 | 60776,5| 8317,7 | 114075 | 9302,8 | 2660,8 | 407478,8
57003 | 11873,6 | 14721,4| 7882,7 | 0,0 0,0 0 0,0 0,0 79704,4
171010 | 35620,8 | 44164,3 | 23648,0 | 60776,5| 8317,7 | 114075 | 9302,8 | 1064,3 | 456202,6
114007 | 23747,2 | 29442,9 | 15765,3 | 45019,6 | 6161,3 | 84500 | 6977,1 | 2660,8 | 315195,6

Disefio de la columna
Pu= 304488,80 Kg

Vu= 777396 Kg

Mu= 500107,9 Kgm

Disefio del elemento

f'c= 210 Kg/lcm2
fy= 4200 Kg/cm?2
é= 0,90

Ag= 0,79 m2

B= 0,65
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Carga nominal requerida para columnas con detallado especial y utilizando estribos como

refuerzo transversal tenemos:

M, = 55567544 Kgm

Para el calculo de la cantidad de acero, serd necesario utilizar el diagrama de iteracion para

columnas el valor de pn.

L 387687,18 Kg/m2 = 3,802 Mpa
Ag
Mn

0— = 11598491 Kg/m2 = 1,137 Mpa
Agh

Analizando la gréafica de interaccion y suponiendo el area de una varilla de acero 25 mm

tenemos.

h—rec—2dv —dv
r= h

y= 0825

Analizando el diagrama de interaccion tenemos que los resultados para la fuerza nominal
entre el area gruesa y el momento nominal ultimo dividido entre el area gruesa por la altura
no se logra obtener el porcentaje de acero p, por tanto se utilizara el porcentaje de acero

minimo para columnas que es igual al 1%.
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k _ fe=25MPa
B~ | o1 fy =420 MPa !
. ~o ‘ ¢
- ~ | & y =080 p® 40

0Fy o _0My . fup)

A; D A;D
FIGURA 3.109 Diagrama de interaccion de la resistencia de seccidn circular
Elaboracion: Reglamento CIRSOC 201-2005-310

p=1,0%

Calculando el area de acero.

AS = pmin A9
As = 78,54 cm2
Diametro mm 6 8 10 12 16 20 25
Area mm? 28,27 | 50,27 | 7854 | 113,10 | 201,06 | 314,16 | 490,88
Barras ... 277,78 | 156,25 | 100,00 | 69,44 | 39,06 | 25,00 | 16,00
Barras .. 278 157 100 70 40 25 16

Usar 16 barras de O 25mm distribuidas uniformemente en la columna
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Verificacién a corte

La resistencia al corte mayorada, Vr, se debera tomar como:
V, =0V,

Do6nde:

Vn = resistencia nominal al corte
¢ = factor de resistencia

Excepto en losas, zapatas y alcantarillas, se debera proveer armadura transversal si:

Vy>0,50(V,.+V,)

Vu = fuerza de corte mayorada (Kg)

V¢ = resistencia nominal al corte del hormigdn (Kg)

Vp = componente de la fuerza de pretensado en la direccion de la fuerza de corte (Kg)
¢ = factor de resistencia

En este elemento (bordillo) no existe la fuerza de pretensado por lo que se tomara Vp =0

Calculando Vc

V=053V f cb,d,

Donde:
Vu= 77740 Kg
fc= 210 Kg/cm2
bv= 100 cm
dv = 0,72h
h= 100 cm
0,72h= 72 cm
B= 2
Vc= 110598,19 Kg
Comprobando
o*Ve Kg > Vu Kg > 0,5*®*Ve Kg
99538 Kg > 77740 Kg > 49769 Kg

Necesita armadura minima
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Armadura de corte

Vu= 77740 Kg
fc= 210 kg/cm2
fy = 4200 kglcm’

h= 100 cm

b= 100 cm

d= 72,000 cm

r= 5 cm

S= 30 cm
Donde:

Vu= cortante ultimo

f'c= Resistencia caracteristica del hormign
fy= Resistencia caracteristica del Acero

b = Altura de la seccidn

b= Ancho de la seccion

r = recubrimiento

d= Altura (til

S= espaciamiento entre barras

Armadura minima

b.S in=
Av,, = 3’5'ﬁ Avmin=
Av=% Av =
2
o= 1,26 cm

asumin 16 mm

FINALMENTE USAR:

25 cm’

1,25 cn?

¢ 16 mm ¢/30 cm

para una pierna
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3.5.12.9 Disefio de la fundacion

_ﬂl.MmI‘_ _’<].Mm+

143m 415m L43 m
4
E
7
-
T
0.00 m
FIGURA 3.110 Diagrama de la zapata en vista frontal
Fuente: Elaboracion propia
515m
¥ Ve =
7
L LIS e~
g &
2 =
9.00 m
FIGURA 3.111 Diagrama de la zapata en vista en planta
Fuente: Elaboracion propia
Datos:
Dcol= 1,00 m
a= 9,00 m
b= 7,50 m
h= 1,50 m
S= 5,15 m
Pu= 1522315 Kg
bqult= 277425 Kgm2 = 277425 Kg/m
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Analisis estructural de la zapata sentido longitud

1.00 m 1.00 m
- - - -
1.43m 4.15m 143 m
Pu Pu
'y
E 9.00 m
7l -
yi
T
A A A A A 4 A A A A A A A A A A A oA A A A A A A A

Pqu

FIGURA 3.112 Diagrama de las cargas sobre la zapata

Fuente: Elaboracion propia

Cortante Vu:

Cargando al programa Viga G de la calculadora HP se tienen los siguientes diagramas.

| 71437 Kg
53404 Kg

53404 Kg

L/

71437 Kg

FIGURA 3.113 Diagrama de corte en la zapata

Fuente: Elaboracion propia
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Momento ultimo Mu:

Cargando al programa Viga G de la calculadora HP se tienen los siguientes diagramas.

40573 Kg.m
|

A N

51402 Kg.m 51402 Kg.m

FIGURA 3.114 Diagrama de momento en la zapata

Fuente: Elaboracion propia

Verificacion:

Vu= 71436,94 Kg

d= 0,9

b= 900,00 cm

d= 140 cm
f'c= 210 kg/cm2

_ Wy
“o.b.d
vu= 0,63 Kg/cm2

ve =0,53./f¢

ve= 7,68 Kg/lcm2

Uy

vC>vu

7,68 > 0,63 ok!!!! Cumple

299



Disefio a flexion
Para momento positivo.
Datos:

Mu(+)= 4057340,62 Kg.cm

f'c= 210 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/cm2
h= 150 cm
b= 100 cm
r= 5} cm
Qov= 25 mm
Donde:

Muv= momento ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccion
b= ancho de la seccion
r= recubrimiento minimo
¢ v= diametro de varilla del acero (adop)

Altura util
[0)
d=h—-—r—— d= 1325 cm

2

Altura del bloque de compresiones

u
=d.|1—- |[1—-2,6144.—— =
a \/ Feb.d a= 192 cm
Armadura necesaria
_0,85.f’c.b.a As= 8,16 cm’

As

fy
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Armadura minima
As

Donde:

pmin= cuantia minima (0,0018) para un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima

Es= 2000000 Kg/cm2
Ee= 0,003

Donde:

Es= modulo de elasticidad del acero

Ec= deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

f’c éc

Pp=10,72. = 0,021
fy fc +ﬁ! Py

Cuantia méaxima
pmax = 0,75 .p, pmax = 0,016

Calculo de Armadura méaxima

As max =pmax.b.d As max= 2104 cnt

Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria esta por debajo de la armadura minima, por lo tanto se disefia

con la armadura minima.

As min= 23,85 cm2

Smin = pmin. b.d As min= 23,85 cnf
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NuUmero de barras:

N° Barras :As_"ec N° Barras=
T . (2%
4 N° Barras=

FINALMENTE USAR:

¢ 25mm c/ 25 cm

Para momento negativo

Datos:

Mu(-)= 5140165,082 Kg.cm

f'c= 210 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/cm2
h= 150 cm
b= 100 cm
r= 5 cm
Qov= 25 mm
Donde:

Muv= momento ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccién
b= ancho de la seccion
r= recubrimiento minimo
¢@v= didmetro de varilla del acero (adop)

Altura util

d=h—r—§ d= 132,5 cm

4,9

5
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Altura del blogue de compresiones

Mu
a=d.|1- 1—2,614—4—.m a= 244 cm

Armadura necesaria

As

fy

Armadura minima

ASpin = pmin.b.d As min= 23,85 cn’

Donde:

pmin= cuantia minima (0,0018) para un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima

Es= 2000000 Kg/(;m2
ge= 0,003

Donde:

Es= modulo de elasticidad del acero
&c= deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

f'c éc

. . = 0,021
fy [y Pp= "
éc +Es

pp=0,72

Cuantia maxima

pmax = 0,75 .p, pmax = 0,016

_0,85.f'c.b.a As= 10,36 ¢’
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Calculo de Armadura méaxima

As max=pmax.b.d As max= 210,4 cn’
Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria esta por debajo de la armadura minima, por lo tanto se disefia

con la armadura minima.

As min= 23,85 cm2

Ndmero de barras:

As N° Barras= 4,9

nec
T . Q2
4 N°Barras= 5

N° Barras =

FINALMENTE USAR:

¢ 25mm c/25cm

Anélisis estructural de la zapata sentido transversal

Para el estado de resistencia I:

Dcol= 1,00 m

a= 9,00 m

b= 7,50 m

h= 1,50 m

S= 5,15 m

Pu= 1522315 Kg

Mu= 495528,11 Kg.m
bqult= 277425 Kg/m2 = 277425 Kg/m
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370 m 3.80 m

Pu
PN
+Mu
A

bqu

FIGURA 3.115 Diagrama de las cargas sobre la zapata

Fuente: Elaboracion propia

Tomando como si fuera un empotramiento en el punto A:

dqu

oI

38 m |

[ Y

L

FIGURA 3.116 Diagrama de las cargas sobre la zapata

Fuente: Elaboracion propia

Momento ultimo Mu:

Cargando al programa Viga G de la calculadora HP se tienen los siguientes diagramas.

200300,85 Kg.m

FIGURA 3.117 Diagrama de momento en la zapata

Fuente: Elaboracion propia
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Para momento negativo
Datos:

Mu(-= 20030085 Kg.cm

f'c= 210 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/cm2
h= 150 cm
b= 100 cm
r= 5} cm
Qov= 25 mm
Donde:

Muv= momento ultimo
f'c= resistencia especificada a la compresion del concreto
fy= resistencia especificada a la fluencia del refuerzo
h= altura de la seccién
b= ancho de la seccion
r= recubrimiento minimo
¢@v= didmetro de varilla del acero (adop)

Altura util

d=h_r_g d= 132,5 cm

Altura del bloque de compresiones

Mu
a=d.|1- 1—2,6144.m a= 98 cm

Armadura necesaria

_0,85.f'c.b.a As= 41,52 cnt
fy

As
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Armadura minima

As,;, = pmin.b.d As min= 23,85 cn’

Donde:
pmin= cuantia minima (0,0018) para un acero fy=4200 Kg/cm2

Armadura maxima

Es= 2000000 Kg/cm2
Ee= 0,003

Donde:
Es=  mddulo de elasticidad del acero
&= deformacion unitaria del concreto

Cuantia balanceada

pp,=0,72 % .fcic pp = 0,021
Es
Cuantia méxima
pmax = 0,75 .p, pmax = 0,016
Calculo de Armadura maxima
As max =pmax.b.d As max= 2104 cnt’

Asmin < As nec < As max

Como la armadura necesaria esta entre la minima y la maxima, por lo tanto se disefia con la

armadura necesaria.

As nec= 41,52 cm2
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NuUmero de barras:

ASTLEC

T . Q2
4

N° Barras =

FINALMENTE USAR:

¢ 25mm

N° Barras= 8,5

N°Barras= 9

¢/ 12,5 cm para un metro

Armadura de contraccion y temperatura en cargas laterales

Donde:
Fy= 4200 Kg/cm2
Ag= 15000 cm2
o= 20 mm
Agmin =0,0018.4,
Asmin= 27 cm2
Asmin= 13,5 cm2
Numero de barras:

Asmin

. 92
4

N°Barras =

FINALMENTE USAR:

¢ 20

Para las dos caras

Para una cara

N°Barras= 4,3

N°Barras= 5

mm C/ 25 cm por metro
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3.5.12.10 Dados de Apoyo
a) Verificacion por fuerza de agotamiento de compresion

Datos:

Aco= 900 cm2
Ac= 2500 cm?2
fcd= 140 Kg/cm2

Ac
Nu = Aco. fcd. ’—<3,3. dA
u co.fc Ao = fecd. Aco

Nu= 210000 Kg < 415800 Kg

Nu= 210000 Kg
Verificando:

Nd < Nu

890903 Kg < 210000 Kg  Sicumple

b) Armadura transversal en los dados

Nd= 89090 Kg
a= 50 cm
ao= 30 cm

fy= 4200 Kg/cm2
0,3.N.2—"%
Ao =
Sa fy
Asa= 2,545 cm2 Para dos direcciones
Asa= 1,273 cm2 Para una direccion

o= 6 mm
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NuUmero de barras:

Asmin

. P2
4

N°Barras =

FINALMENTE USAR:

5 ¢ 6 mm

N°Barras= 4,5

N°Barras= 5

Como el dado es simétrico el numero de fierros sera el mismo para la otra direccion.

3.5.12.11 Resumen de armado

ALERO DEL ESTRIBO

As. De Flexion Vertical

As. De Flexion Horizontal

As. De Contr. y Temp.

Usamos 4 ¢ 25 mm

Usamos ¢ 20 mmc /20 cm

Usamos ¢ 10 mmc /30 cm

PANTALLA SUPERIOR

As. De Flexion

As. De Contr. y Temp.

Usamos ¢ 16 mm ¢ /25 cm

Usamos ¢ 10 mm ¢ /20 cm

VIGA DE CORONAMIENTO

As. De Flexion de la cargaVertical
As. De Flexion de la carga Horizontal

As. De Corte

Usamos 11 ¢ 25 mm en ambos extremos de la viga
Usamos 6 ¢ 16 mm en ambos exremos de la viga

Usamos ¢ 25 mm ¢ / 30 cm estribos de cuatro piernas

COLUMNA
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As. De Flexion

As. De Corte Usamos ¢ 16 mm ¢ /30 cm

Usamos 16 ¢ 25 mm distribuidas uniformemente en la columna

FUNDACION

As. De Flexion M+ transversal
As. De Flexion M- transversal
As. De Flexion M+ longitudinal

As. De contr. y temp.

Usamos ¢ 25 mm ¢ /25 cm
Usamos ¢ 25 mm ¢ / 25 cm
Usamos ¢ 25 mm ¢ /12,5 cm

Usamos ¢ 20 mm ¢ / 25 cm

DADOS DE APOYO

|As. Transversal

Usamos 5 ¢ 6 mm el mismo para la otra direccion

3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas del disefio estan escritas en el ANEXO 4 del presente proyecto.

3.6.2 Precios unitarios

Los Precios unitarios para el disefio de un puente sobre la quebrada Taiguatimi son:

ITEM DESCRIPCION [ uND. | PU
00. TRABAJOS PRELIMINARES
1 Instalacion de faenas GL 12566,30
2 Letrero de obras Pza 1196,24
3 | Limpiezay desbroce Ha 874,68
4 Replanteo y trazado del puente M 4,42
5 Excavacion con retroexcavadora M3 34,88
01. INFRAESTRUCTURA
6 Hormigon ciclépeo Fc=200 Kg/cm2 (Empedrado nivelacion) m3 1105,56
Hormigén simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Infraestructura) m3 4035

311



8 | Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Infraestructura) Kg 11,96
9 | Apoyos de neopreno compuestos DM3 89
02. SUPERESTRUCTURA
10 | Hormigon tipo P Fc= 350 Kg/cm2 (Vigas Pretensadas) m3 2779
11 | Cables pretensado ML 27
12 | Vainas de chapa corrugada ML 81
13 | Conos de anclaje C/ Accesorios Pza 3545
14 | Tesados de cables ML 164
15 | Inyeccion de lechada de cemento ML 72
16 | Lanzamiento de las vigas de H° P° ML 35997
17 | Hormigon simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Superestructura) m3 4034,83
18 | Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Superestructura) Kg 12
19 | Tubos para drenaje P. V. C. ML 28,70
20 |Juntas de dilatacion ML 1253,99
03. TRABAJOS COMPLEMENTARIOS
21 |Rellenoy compactado M3 91,87
22 | limpieza general GL 2380,23
23 | Prov. Y coloc. Colchoneta renno de 6X2X0,25 M m3 487,16
24 | Prov. Y coloc. Gaviones de 2X1X1 m3 523,76

3.6.3 Computos Métricos

ITEM

DESCRIPCION

| UNID. | CANT.

00. TRABAJOS PRELIMINARES

1 Instalacion de faenas GL 1,00
2 Letrero de obras Pza 1,00
3 Limpieza y desbroce Ha 1,40
4 Replanteo y trazado del puente Ml 130,00
5 Excavacion con retroexcavadora M3 915,45
01. INFRAESTRUCTURA
6 Hormigon ciclépeo Fc=200 Kg/cm2 (Empedrado nivelacion) m3 27,00
7 Hormigén simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Infraestructura) m3 282
8 Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Infraestructura) Kg |22395,24
9 Apoyos de neopreno compuestos DM3 37
02. SUPERESTRUCTURA
10 | Hormigon tipo P Fc= 350 Kg/cm?2 (Vigas Pretensadas) m3 82
11 | Cables pretensado ML 357
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12 | Vainas de chapa corrugada ML 357
13 | Conos de anclaje C/ Accesorios Pza 24
14 | Tesados de cables ML 357
15 | Inyeccion de lechada de cemento ML 357
16 Lanzamiento de las vigas de H® P° ML 1
17 | Hormigon simple tipo A Fc= 210 Kg/cm?2 (Superestructura) m3 69,24
18 | Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Superestructura) Kg 25939
19 | Tubos para drenaje P. V. C. ML 8,8
20 | Juntas de dilatacién ML 14,6
03. TRABAJOS COMPLEMENTARIOS
21 |Relleno y compactado M3 |1073,849
22 | limpieza general GL 1
23 | Prov. Y coloc. Colchoneta renno de 6X2X0,25 M m3 150
24 | Prov.Y coloc. Gaviones de 2X1X1 m3 600

3.6.4 Presupuesto

ITEM DESCRIPCION UNID.| CANT. | PU Pi‘;itigl (T:gi;?
00. TRABAJOS PRELIMINARES

1 | Instalacién de faenas GL 1,00 12566, | 12566,3

2 | Letrero de obras Pza 1,00 1196,2 | 1196,24

3 | Limpiezay desbroce Ha 140  |g7468| 122455

4 Replanteo y trazado del puente Ml 130,00 4,42 574,88

5 | Excavacion con retroexcavadora M3 915,45 34,88 | 31927,7
Sub. total trabajos preliminares 47489,72

01. INFRAESTRUCTURA

Hormigén ciclopeo Fc=200 Kg/cm2 (Empedrado nivelacion) | m3 27,00 1106 | 29850,2

6
7 Hormigon simple tipo A Fc= 210 Kg/cm?2 (Infraestructura) m3 282,35 4034, | 1139234
8

Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Infraestructura) Kg 2239524 | 11,96 | 267902,1
9 | Apoyos de neopreno compuestos DM3 37,44 89,12 | 3336,80
Sub. Total infraestructura 1440323,
02. SUPERESTRUCTURA
10 | Hormigdn tipo P Fc= 350 Kg/cm2 (Vigas Pretensadas) m3 82,08 |27795| 228137,
11 | Cables pretensado ML | 356,78 | 2675| 9544,18
12 | Vainas de chapa corrugada ML 357,00 | g1,11| 289575
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13 | Conos de anclaje C/ Accesorios Pza 24,00 |35448| 85077,4
14 | Tesados de cables ML 357,00 |163,60| 584044
15 | Inyeccién de lechada de cemento ML 357,00 72,11 | 257435
16 | Lanzamiento de las vigas de HO P° ML 1,00 35997, | 35997,0
17 | Hormigdn simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Superestructura) m3 69,24 4034,8 | 279386,
18 | Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Superestructura) Kg 25939,38 | 11,96| 310298,
19 | Tubos para drenaje P. V. C. ML 8,80 28,70 | 252,56
20 | Juntas de dilatacion ML 14,60 | 125391830824
Sub. Total superestructura 1080106,
03. TRABAJOS COMPLEMENTARIOS
21 | Relleno y compactado M3 |1073,8493| 91.87| 98650,9
22 | limpieza general GL 1 2380,2 | 2380,23
23 | Prov. Y coloc. Colchoneta renno de 6X2X0,25 M m3 150 487,16 | 73073,6
24 | Prov. Y coloc. Gaviones de 2X1X1 m3 600 523,76 | 314258,
Sub. total trabajos complementarios 488362,89
COSTO TOTAL DEL PROYECTO | 3056282,5

Costo de la obra:

Tres millones cincuenta y seis mil doscientos ochenta y dos 55/100 Bs.

4. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

4.1 Marco conceptual del aporte
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Se realizara el disefio estructural del puente con vigas de hormigdn armado para realizar
una comparacion técnica y econdmica con el disefio estructural del puente con vigas de
hormigon postesado y de esta forma demostrar cual de las dos alternativas es mas viable

construir.
4.2 Marco teorico
PUENTE VIGA-LOSA (12000 mm — 18000 mm)

Los puentes Viga-losa pueden ser analizados estaticamente y dindmicamente, dentro el
analisis estatico se en cuentran los Métodos de Analisis Aproximados, los Métodos de

Andlisis Refinados, las cuales forman parte de las Especificaciones AASHTO LRFD.

Ancho fisico entre los bordes de un puente

1 Ancho libre de calzada entre cordones y/o barrera Barrera de
| / Hormigon

Superficle de
Tablero - PR A

rodamiento 75 mm min, 685 mm

T
B

min.
175 mm

Vigas transversales
en las lineas

de apoyo

by
4‘ L

max., 910 mm € min. 200 mm

1200 - 3000 mm (M.F.D.)

FIGURA 4.1 Puente viga — losa, vista transversal

Fuente: Elaboracion Propia

Dentro los Métodos de Andlisis Aproximados se encuentra el Método de los Factores de

Distribucion para Momento y para Corte el cual consiste en asignar porcentajes de las
solicitaciones de la sobrecarga vehicular HL-93 a las vigas interiores y a las vigas exteriores.

Es importante notar que se proveeran diafragmas o vigas transversales en los estribos, pilas
y uniones articuladas para resistir las fuerzas laterales y transmitir las cargas a los puntos de

apoyo.
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Cuando utilizamos el Método de los Factores de Distribucion los puentes tendrdn como
minimo cuatro vigas paralelas de aproximadamente la misma rigidez, la parte del vuelo
correspondiente no sera mayor que 910 mm, la separacion entre las almas de las vigas sera

de 1200 mm a 3000 mm, caso contrario se debera utilizar un andlisis refinado.

El ancho de una viga es controlado por el momento positivo del tramo generalmente varia

entre 350 a 550 mm pero nunca debera ser menor 200 mm.

La altura minima del tablero sobre las vigas longitudinales, excluyendo cualquier superficie
sacrificable deberd ser mayor a igual a 175 mm. Para las vigas la profundidad minima
(incluyendo tablero) se debera tomar como:

Tramos Simples Tramos Continuos
0.065L 0.070L
Donde, L es la longitud de tramo, ambos en mm.

Las losas se deberan disefiar para sobrecarga vehicular HL-93 para uno o mas carriles de
disefio cargados, cuando se desee controlar las deflexiones se pueden considerar los

siguientes limites de deflexion:
[J Carga vehicular, general................... Longitud/800
[J Carga vehiculares y/o peatonales....... Longitud/1000

Este tipo de estructuras son usualmente construidas sobre andamiajes apoyados en el suelo.

Son maés convenientes o adecuados para pequefias longitudes de tramo.

Refuerzo.- Debido al ancho estrecho del alma se requiere multiples capas de refuerzo en la
region de momento positivo. Esto hace dificultoso la colocacion del hormigon que a menudo
ocasiona cangrejeras en las almas de las vigas. La anchura seleccionada debera acomodar el

refuerzo para permitir la facil colocacion del hormigon.

Juntas de construccion.- Usualmente la superestructura de las vigas son construidas en dos
etapas separadas, las almas y las losas. Para minimizar las fisuras en la parte superior de las

almas debido a la temperatura y esfuerzo de contraccion , asi como posibles asentamientos
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diferenciales en el andamiaje se debe colocar refuerzo longitudinal extra en las almas justo
debajo las juntas de construccion.

Linea de apoyo Barrera de Linea de apoyo
e ) Hotmigon o~

| : |
L ]} J | |
R R = N TNOP T S AT PR 25 (N KW N B AT NIETY. = g Yo W DT G R A S AN Y
2 Al “- eSO N PV S S s S ‘
2 Eje de Is carretera de calzada entre los bordes N
T S g entie cordones de un puente ""—
L )} y/o barreras LU
_}* A T R e R G T R R R s, A s .;;’:.-':v'.,'.;r:ﬁ
carnl de disefio \
= 3600 mm ‘lf
(el : =5 e L
) - I A S e ) - o - o
/ ' o
/ [
-

longitud de tramo
P Vigas transversales

en las lineas

de apoyo

Vigas longitudinales

Nota:

Las tablas para el calculo estructural se encuentran escritas en el capitulo dos del proyecto.

FIGURA 4.2 Puente viga — losa, vista planta

Fuente: Elaboracion Propia

4.3 Producto del aporte académico
4.3.1 Ancho de la calzada

El ancho de la calzada es propuesto en base al manual de la ABC corresponde a dos vias de

trafico igual a:
B= 73 m
La longitud del puente es:
L=30m
Eleccion de la viga

Las dimensiones de la viga es propuesto en base a la normativa: "Disefio de vigas de H° A°

para puentes en base a las normas AASHTO - LRFD".
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4.3.2 Determinacion del nimero y la separacion de las vigas

Se realiz6 una estimacion de la separacién de las vigas con el método AASHTO —

ESTANDAR.
S=20m
a=0.65m

4.3.3 Seleccion del namero de carriles
El nimero de carriles que tendré el puente sera:

W = 2 carriles
4.3.4 Espesor de la capa de rodadura

Se utiliza un espesor de capa de rodadura de:
hcr= 5cm

4.3.5 Calculo de barandado

00z

0 uzﬁ‘ |., DISENO DE BARANDADO
I— 1 L *

Iy | I ;

15 ‘ ‘

e [
[

015 ‘ [ 0.

110

0.02—=

0.15 pas

FIGURA 4.3 Diagrama de barandado

Elaboracidn: Propia

Datos:
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h= 0,12 m
b= 012 m
L= 2,08 m
yH°= 2400 Kg/m3
fc= 210 Kg/lcm2
4200 Kg/cm2

<
n

Resumen de armado:

PASAMANOS

As. De Flexion Usamos 2 ¢ 8 mm en ambos extremos del pasamanos

As. De corte Usamos ¢ 6 mm ¢ / 25 ecm en ambos extremos del pasamanos

4.3.6 Disefio de los postes

t;.l Bty. 1 6' L !

FIGURA 4.4 Diagrama del Poste

Elaboracién: Propia
Datos:
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b= 012 m

h= 02m
c= 0,2m
h= 1,1m
L= 248 m

yH°= 2400 Kg/m3
fc= 210 Kg/lcm2

fy= 4200 Kg/cm2
POSTES
As. De Flexion Usamos 2 ¢ 10 mm en ambos extremos del postes
As. De corte Usamos ¢ 6 mm ¢ / 25 cm en ambos extremos del poste

4.3.7 Disefo de la acera

110

Datos:

DC Acera

|

1 I
Mot 100

FIGURA 4.5 Diagrama de la acera

Elaboracidn: Propia
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Mu= 199038,05
fic= 210
fy= 4200
h= 15
b= 100
r= 2,5
dv= 10

Resumen de armado:

ACERA

Kg.cm
Kg/cm?2
Kg/cm2
cm

cm

cm

mm

As. De Flexién

As. De Distribucion

Usamos ¢ 12 mm ¢ / 20 em por metro de acera

Usamos ¢ 10 mm ¢ / 20 em por metro de acera

4.3.8 Disefo del bordillo

Datos:

1L 03

ja
i3

FIGURA 4.6 Diagrama del bordillo

1.28

Elaboracidn: Propia

DC
I 0.30 .
‘""_“F*——.l LL Veiculo
|
Al
: ] DC Acera 0.025
A8y
| v CT Impacto
- o
g - '
T . A{R To..to
b0 s | Toao
028 |
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Vu= 13125 Kg

fic= 210 Kg/lcm2
= 4200 Kg/cm?2
= 50 cm
b= 25 cm
d= 47,5 cm
r= 2,5 cm
S= 20 cm

Resumen de armado:

BORDILLO
As. De Corte Usamos ¢ 12 mm ¢ / 20 em por metro del bordillo
As. Longitudinal Usamos 2 ¢ 16 mm en ambos extremos ddel bordillo

4.3.9 Disefio de la losa del puente

a=90 $=200 § =200 §=200 a=9p

FIGURA 4.7 Diagrama de la losa interna

Elaboracién: Propia

Armadura para el momento positivo de la losa
Datos:

Mu= 336193,9 Kg.cm

fc= 210 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/cm2
h= 20 cm
b= 100 cm
r= 25 cm
dv= 10 mm

Armadura para el momento negativo de la losa
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Datos:

Mu= 1152326,67 Kg.cm

fic= 210 Kglcm?2
fy= 4200 Kglcm?2
h= 20 cm
b= 100 cm
r= 2,5 cm
dv= 20 mm

Resumen del armado

LOSA DEL PUENTE

As. Principal (Perpendicular al trafico).- (+) Usamos ¢ 12 mm ¢ / 15 cm
As. Secundaria (Paralela al trafico).- (+) Usamos ¢ 12 mm ¢ / 25 cm
As. Principal (Perpendicular al tréfico).- (-) Usamos ¢ 20 mm ¢ / 15 cm
As. Secundaria (Paralela al trafico).- (-) Usamos ¢ 20 mm ¢ / 25 cm

4.3.10 Disefio de Vigas de hormigon armado

1.0 1

FIGURA 4.8 Diagrama de la viga

040 m ., .
Elaboracién: Propia

Datos:
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Mu= 21522562 Kg.cm

fic= 210 Kg/cm?2
fy= 4200 Kg/cm2
h= 100 cm
b= 40 cm
r= 3 cm
dv= 25 cm
Armadura a flexion Armadura de corte
As= 78,3 cm2 Av= 8,043 cm2 P/4 piernas
Numero de barras Finalmente usar
16 ¢ 25 mm ¢ 16 mm c/30 cm

Armadura de contrac. y temp.

As= 7,2 cm2  P/dos caras
As= 3,6 cm2 Plunacara
Numero de barras

4 ¢ 12mm

4.3.11 Disefio de diafragmas

h

T ! 5 w200 ' 5w o ! TE Y a=en
FIGURA 4.9 Diagrama del diafragma

Elaboracién: Propia

Datos:
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Mu(-)= 2079254 Kg.cm
Au(+)= 2003291 Kg.cm

fic= 210 Kg/cm?2
= 4200 Kg/cm?2
= 85 cm
b= 20 cm
r= 5 cm
dv= 20 cm

Armadura a flexion (-)

Armadura a flexion (+)

As= 7,367 cm2
Numero de barras

3 ¢ 20mm

As= 7,624 cm2

Finalmente usar

3 ¢ 20mm

Armadura de contrac. y temp.

Armadura de corte

As= 2,88cm2 P/dos caras
As= 144 cm2 Plunacara
Numero de barras

3 ¢ 8mm

Finalmente usar

Av= 6,283 cm2  P/dos piernas
S= 20 cm

¢ 20 mm c/20 cm

4.3.12 Disefio de aparatos de apoyo

Datos
B= 30 cm
L= 30 cm
H= 52 cm

52 mam

[
LI i e i

30 om

4 ZUNCHOS DE I mm

FIGURA 4.10 Diagrama del aparato de apoyo

4.3.13 Disefo de los estribos

Elaboracién: Propia
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Datos del puente

Longitud de célculo= 14,3 m

Ancho de calzada= 7,3 m
Sobrecarga vehicular = HL - 93

Separaciénentrevigas= 2 m

Geometria del puente

Segun la concepcion del modelo estructural, el puente sera de un tramo, los apoyos seran

uno de los extremos sera movil y el otro apoyo sera fijo.

Apovo Fijo Apoyvo Movil

— .

Lc=1430m

- -

FIGURA 4.11 Geometria del tramo del puente

Elaboracidn: Propia
Dimensionamiento del estribo

| 10.30 m

FPantalln Superior
100 m | 100m | 115m

| | | |
— — — —

Alero
Pantnlla Superior Alero

1L40m
-
I
B
s
=
=
E

120m

15T5m | 515m 15T m

nmmE)y

Fundacion

5.00 m

FIGURA 4.12 Vista frontal del estribo

Elaboracidn: Propia

326



035 m—= |=—

260 m

l,ill' m

LO0D

5.3 m

310 m 3.30 m

IL5m

Resumen de armado

ALERO DEL ESTRIBO

T.50 m

FIGURA 4.13 Vista lateral del estribo

Elaboracién: Propia

As. De Flexion Vertical

As. De Flexion Horizontal

As. De Contr. y Temp.

Usamos 4 ¢ 25 mm
Usamos ¢ 20 mm c /20 cm

Usamos ¢ 10 mm c /30 cm

PANTALLA SUPERIOR

As. De Flexion

As. De Contr. y Temp.

Usamos ¢ 16 mm ¢ / 25 cm

Usamos ¢ 10 mm ¢ /20 cm
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VIGA DE CORONAMIENTO

As. De Flexion de la cargaVertical Usamos 11 ¢ 25 mm en ambos extremos de la viga

As. De Flexion de la carga Horizontal Usamos 6 ¢ 16 mm en ambos exremos de la viga

As. De Corte Usamos ¢ 25 mm ¢ / 30 cm estribos de cuatro piernas
COLUMNA

As. De Flexion Usamos 16 ¢ 25 mm distribuidas uniformemente en la columna
As. De Corte Usamos ¢ 16 mm ¢ / 30 cm

FUNDACION

As. De Flexion M+ transversal Usamos ¢ 25 mm ¢ / 25 cm

As. De Flexion M- transversal Usamos ¢ 25 mm ¢ / 25 cm

As. De Flexion M+ longitudinal Usamos ¢ 25 mm ¢ / 12,5 cm

As. De contr. y temp. Usamos ¢ 20 mm ¢ / 25 cm

DADOS DE APOYO

As. Transversal Usamos 5 ¢ 6 mm el mismo para la otra direccion

4.3.14 Disefio de la pila
Datos generales

Longitud Del Puente= 14,30 m

Ancho de Calzada= 7,30 m
Sobrecarga Vehicular= HL - 93
Separacion entre Vigas= 2,00 m
Numero De Vigas= 4
Volado= 0,65 m
Espesor Del Tablero= 0,2 m
AlturaTotal De La Estructura= m
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fc= 210 Kg/lem2
fy= 4200 Kg/cm2

Capacidad ultima del suelo lado Pirity
Capacidad ultima del suelo lado Camatindy

= 2,055 kg/cm2

q1uit
Qouie = 2,172 kg/lcm2

Geometria Del Puente
Apovo Movil

Apoyvo Movil Apovo Fijo

pa— W —La8
Le=1143m

_boo
Le=143m

L

FIGURA 4.14 Geometria del puente

Elaboracidn: Propia

Dimensionamiento de la pila
VISTAFRONTAL

730 m |
|
|

I

2.00 | 2.00

|
: 06Em 2.00 m |

| | | |

= = = =

1.20m

365m |

=
B
S3m

165m

11%m

7.00 m

FIGURA 4.15 Dimensionamiento de la pila vista frontal

Elaboracién: Propia
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VISTA LATERAL

0,65 ny 075 m

1Xm

F30m

100 m

150 m 18 m

150m

600 m

FIGURA 4.16 Dimensionamiento de la pila vista lateral

Elaboracién: Propia

Resumen de armado

VIGA DE CORONAMIENTO

Usamos 11 ¢ 25 mm en ambos extremos de la viga

As. De Flexion de la cargaVertical
Usamos 6 ¢ 25 mm en ambos exremos de la viga

As. De contra. Tempe.
Usamos ¢ 8 mm ¢ /30 cm

As. De Corte
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COLUMNA

As. De Flexion

As. De Corte Usamos ¢ 16 mm ¢ /30 cm

Usamos 16 ¢ 25 mm distribuidas uniformemente en la columna

FUNDACION

As. De Flexion M+ transversal
As. De Flexion M- transversal
As. De Flexion M+ longitudinal

As. De contr. y temp.

Usamos ¢ 25 mm ¢ /25 cm
Usamos ¢ 25 mm ¢ /25 cm
Usamos ¢ 25 mm ¢ /12,5 cm

Usamos ¢ 20 mm ¢ / 25 cm

4.3.16 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

Precios unitarios

Los precios unitarios para el disefio de un puente sobre la quebrada Taiguatimi son:

ITEM | DESCRIPCION [ uNnD. [ PU
00. TRABAJOS PRELIMINARES
1 |Instalacion de faenas GL | 12566,30
2 | Letrero de obras Pza 1196,24
3 | Limpiezay desbroce Ha 874,68
4  |Replanteo y trazado del puente MI 4,42
5 | Excavacion con retroexcavadora M3 34,88
01. INFRAESTRUCTURA
6 rl;li?/gglcgigrrl)cmlopeo Fc=200 Kg/cm2 (Empedrado m3 1105,56
7 | Hormigdn simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Infraestructura) m3 4035
8 | Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Infraestructura) Kg 11,96
9 | Apoyos de neopreno compuestos DM3 89
02. SUPERESTRUCTURA
10 |Hormigdn simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Infraestructura) m3 4035,48
11 | Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Infraestructura) Kg 12
12 | Tubos para drenaje P. V. C. ML 28,70
13 |Juntas de dilatacion ML 1253,99
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03. TRABAJOS COMPLEMENTARIOS
14 | Relleno y compactado M3 91,87
15 |limpieza general GL 2380,23
16 |Prov. Y coloc. Colchoneta renno de 6X2X0,25 M m3 487,12
17 |Prov. Y coloc. Gaviones de 2X1X1 m3 523,76
Cdomputos métricos
ITEM DESCRIPCION | UNID. | CANT.
00. TRABAJOS PRELIMINARES
1 Instalacién de faenas GL 1,00
2 Letrero de obras Pza 1,00
3 | Limpiezay desbroce Ha 1,40
4 | Replanteo y trazado del puente Mi 130,00
5 Excavacion con retroexcavadora M3 | 1148,00
01. INFRAESTRUCTURA
Hormigodn ciclé Fc=200 Kg/cm2 (Empedr.
5 ni?/ela(?i?)n)c clopeo Fc=200 Kg/cm2 (Empedrado m3 35.40
7 Hormigdn simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Infraestructura) m3 362
8 | Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Infraestructura) Kg |27128,65
9 Apoyos de neopreno compuestos DM3 75
02. SUPERESTRUCTURA
10 |Hormigdn simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Superestructura) | m3 |80,21855
11 | Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Superestructura) Kg 20468
12 | Tubos para drenaje P. V. C. ML 8
13 |Juntas de dilatacion ML 21,9
03. TRABAJOS COMPLEMENTARIOS
14 | Relleno y compactado M3 |1194,497
15 |limpieza general GL 1
16 |Prov. Y coloc. Colchoneta renno de 6X2X0,25 M m3 150
17 |Prov. Y coloc. Gaviones de 2X1X1 m3 600
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Presupuesto

ITEM

UNID.

CANT.

PU

Costo Costo
DESCRIPCION Parcial Total
00. TRABAJOS PRELIMINARES
1 Instalacion de faenas GL 1,00 12566,30 | 12566,296
2 Letrero de obras Pza 1,00 1196,24 | 1196,2376
3 Limpieza y desbroce Ha 1,40 874,68 | 12245531
4 Replanteo y trazado del puente Ml 130,00 4,42 57488211
5 Excavacion con retroexcavadora M3 1148,00 34,88 | 40038,163
Sub. total trabajos preliminares 55600,1323
01. INFRAESTRUCTURA
6 Hormigoén ciclépeo Fc=200 Kg/cm2 (Empedrado nivelaciéon) m3 35,40 1105,56 | 39136,931
Hormigén simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Infraestructura) m3 362,32 403548 | 14621481
8 Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Infraestructura) Kg 27128,65 11,96 | 32452536
9 Apoyos de neopreno compuestos DM3 74,88 89,12 | 6673,5998
Sub. Total infraestructura 1832484,03
02. SUPERESTRUCTURA
10 Hormigon simple tipo A Fc= 210 Kg/cm2 (Infraestructura) m3 80,22 4035 | 323720,06
11 Acero estructural Fy= 4200 Kg/cm2(Infraestructura) Kg 20467,66 12 244843 57
12 Tubos para drenaje P. V. C. ML 8,00 29 22960413
13 Juntas de dilatacién ML 21,90 1254 | 27462365
Sub. Total superestructura 596255,599
03. TRABAJOS COMPLEMENTARIOS
14 Relleno y compactado M3 1194,4968 91,87 |109734,38
15 Limpieza general GL 1 2380,23 | 2380,2319
16 | Prov. Y coloc. Colchoneta renno de 6X2X0,25 M m3 150 487,12 | 73068,547
17 | Prov. Y coloc. Gaviones de 2X1X1 m3 600 52376 | 3142582
Sub. total trabajos preliminares 112114,61
COSTO TOTAL DEL PROYECTO | 2596454,37

El costo del puente de hormigon armado es:

Dos millones quinientos noventa y seis mil cuatrocientos cincuenta y cuatro 37/100 Bs
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4.3.17 Comparacion técnica y econoémica

Para realizar una comparacion entre los dos tipos de puentes, a continuacion mostraremos en

cuadros los volimenes, cantidades y los precios de cada uno de los componentes que toman

parte de los tipos de puentes que se disefio.

Excavacion para la fundacion

TABLA 4.1 VVolimenes excavacion

Tipo de puente Uni. | Estribo | | Pila central | Estribo 11| Total
Puente de vigas de hormigon pretensado | m3 | 502,2 413,2 9154
Puente de vigas de hormigén armado m3 | 502,2 232,547 413,2 1147,947

Volumen de excavacion m3

600

500

400

200

100

Volumen de excavacion por estructura

5022 502.2

232,547

Estribo |

® Puente H® P°

Pila central

Estructura

Estribo Il

® Puente de H” A®

FIGURA 4.17 Volimenes de excavacion por estructura

Elaboracion: Propia
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Como demostramos en la tabla 4.1 y en la figura 4.18 el volumen de excavacion del puente
de vigas de hormigon armado es mayor al del puente de vigas de hormigon pretensado,
debido a que el puente de vigas de hormigon armado esta constituido por dos estribos y una
pila ya que esta Gltima incrementa en 231.7 m® de excavacion en comparacion con la

excavacion que se realizara para el puente de vigas de hormigon pretensado.
Empedrado de nivelacion

TABLA 4.2 Empedrado de nivelacion para puente de H° P°

Puente de vigas de hormigon pre tensado
Iten Uni. Estribo 1 Pila Estribo 2 Total
Volumen ma3 13,5 - 13,5 27
Piedra ma3 54 - 54 10,8
Cemento |Bolsas 52 - 52 104
Arena m3 3,68 - 3,68 7,36
Grava m3 7,36 - 7,36 14,73
TABLA 4.3 Empedrado de nivelacion para puente de H® A°
Puente de vigas de hormigon armado

Iten Uni. Estribo 1 Pila Estribo 2 Total
Volumen m3 13,5 8,4 13,5 35,4
Piedra m3 54 3,36 54 14,16
Cemento |Bolsas 51,55 32,07 51,55 136
Arena ma3 3,68 2,29 3,68 9,65
Grava m3 7,36 4,58 7,36 19,31
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Volumen de trabajo por estructura
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14 135 jax 135 135
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£
= 4]

I -

0
0
Estribo 1 Pila Esiribo 2
Estructura
® Puente H* P° ® Puente de H® A®
FIGURA 4.18 VolUmenes de trabajo por estructura
Elaboracion: Propia
Cantidad de material por estructura
160
140

Cantidad por unidad
E

]

g

10,8m3

Pledra

I3 16m3

Cemento

4 a
736ma 965m3 2 b .

Arena Grava

Material

% Puente H° P = Puente de H* A°

FIGURA 4.19 Cantidad de material por estructura

Elaboracion: Propia
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Al realizar la comparacién entre la tabla 4.2 y la 4.3 se pudo obtener que el volumen de
trabajo del empedrado de nivelacion que se realizara para el puente de vigas de hormigdn

armado es mayor que la del puente de vigas de hormigon pretensado.

También se pudo observar que la cantidad de material que se utilizara en el empedrado de
nivelacion que se realizara para el puente de vigas de hormigon armado es mayor que la del

puente de vigas de hormigdn pretensado. Sub Estructurara
Puente de vigas de hormigén pretensado

TABLA 4.4 Sub estructura para puente de H° P°

Sub estructura del puente de vigas de hormigon pre tensado

Iten Uni. | Fundacion Columnas Vigas Pantallas Aleros Dados de A. Total
Volumen m3 202,5 19,16 37,08 15,862 7,97 0,5 283,07
Cemento | Bolsa| 1492,11 141,21 273,22 111,57 58,69 3,68 2081

Arena m3 106,58 10,09 19,52 7,97 4,19 0,26 148,61
Grava ma3 159,87 15,13 29,27 11,95 6,29 0,40 222,90
Puente de vigas de hormigdén armado
TABLA 4.5 Sub estructura para puente de H° A°
Sub estructura del puente de vigas de hormigon armado (Estribo)

Iten Uni. | Fundacion Columnas Vigas Pantallas Aleros Dados de A.
Volumen m3 202,5 19,16 37,08 10,094 6,73 0,6
Cemento | Bolsa 149211 141,21 273,22 74,38 49,56 4,42

Arena m3 106,58 10,09 19,52 5,31 3,54 0,32
Grava m3 159,87 15,13 29,27 7,97 5,31 0,47

Sub estructura del puente de vigas de hormigon armado (Pila)

Iten Uni. | Cabezal P. | Columna P. | Fundacion P. Total
Volumen m3 13,58 9,58 63 362,33
Cemento |Bolsa 100,05 70,60 464,00 2670

Arena m3 7,15 5,04 33,16 190,70
Grava m3 10,72 7,57 49,74 286,05
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Volumen de trabajo m3

Volumen de trabajo por componente
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FIGURA 4.20 Volumen de trabajo por componente

Elaboracion: Propia

Cantidad por unidad
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Cantidad de material por estructura
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FIGURA 4.21 Cantidad de material por estructura

Elaboracion: Propia
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Puente de vigas de hormigon pretensado

TABLA 4.6 Planilla de fierros para la sub estructura para puente de H° P°

sub estructura del puente de vigas de hormigon pre tensado

Diametro Uni. [ Fundacion Columnas Vigas Pantallas Aleros Dado apoyo Total
25 mm Barras 124,10 50,13 92,54 31,02 298
20mm  Barras( 77,43 58,86 137
16 mm Barras 47,15 10,20 41,93 100
12 mm  |Barras 0
10 mm Barras 37,40 39,76 78
6 mm Barras 8,26 9

Puente de vigas de hormigon armado

TABLA 4.7 Planilla de fierros para la sub estructura para puente de H° A°

sub estructura del puente de vigas de hormigon armado (Estribo)
Diametro Uni. | Fundacion Columnas Vigas Pantallas Aleros Dado apoyo
25mm  |Barras 119,99 50,13 18,7 31,22
20 mm Barras 129,60 72,33 52,16
16 mm Barras 47,15 8,50 69,13
12 mm Barras
10 mm [Barras 33,58
6 mm Barras 16,54

sub estructura del puente de vigas de hormigon armado (Pila)
Diametro Uni. | Cabezal P. | Columnas P. [Funadacion P. Total
25 mm Barras 6,60 25,07 34,46 287
20 mm Barras 26,83 37,35 319
16 mm Barras 3,60 23,58 152
12 mm Barras 0
10 mm Barras 34
6 mm Barras 17
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estructura

Cantidad de barras de fierros por

Cantidad de barras (Barras)

20 mm

78

0 0
16 mm 12 mm
Diametro

®m Series1 ® Series2

10 mm

1

6 mm

FIGURA 4.22 Cantidad de barras de fierro por estructura

Elaboracion: Propia

Comparacion de apoyos de neopreno para ambos puentes

TABLA 4.8 Comparacién de apoyos de neopreno para ambos puentes

Apoyos de neopreno compuesto
Puente uni. Volumen Cantidad Total
He pe dms3 4,68 8,00 37,44
H° A° dms3 4,68 16,00 74,88
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Cantidad de neopreno por estructura
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Apoyos de neopreno compuesto

® Puente de H° A°

FIGURA 4.23 Cantidad de neopreno por estructura

Comparacién del volumen de compactacion para ambos puentes

Elaboracion: Propia

TABLA 4.9 Comparacién del volumen de compactacion para ambos puentes

Tipo de puente Uni. Estribo | Pila central | Estribo Il Total
Puente de vigas de hormigon pretensado m3 535,21 538,64 1073,85
Puente de vigas de hormigon armado | m3 | 505,06 | 181,67 | 507,77 | 1194,50
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600,00

Volumen de compactacion m3
&
=)
=
<

Volumen de compactacion por estructura

500,00 -

538.64

181.67

Estribol

7,77

Pila central Estribo Il

Estructura

® Puente H° P° ™ Puente de H” A®

FIGURA 4.24 VVolumen de compactacién por estructura

Superestructura

Elaboracion: Propia

Puente de hormigon pretensado

TABLA 4.10 Volumenes de trabajo para la superestructura del puente de vigas de

hormigon pretensado

Super estructura del puente de vigas de hormigon pre tensado
Iten Uni. Viga Diafragma Losas Bordillo Acera Postes Pasamanos Total
Volumen m3 82,08 5,18 43,8 6 9,00 1,8336 3,43 151,32
Cemento | Bolsa 731,92 38,18 322,74 44,21 66,32 13,51 25,26 1243
Arena m3 39,21 2,73 23,05 3,16 4,74 0,97 1,80 75,65
Grava m3 65,35 4,09 34,58 4,74 7,11 1,45 2,71 120,02
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Puente de hormigon armado

TABLA 4.11 Volumenes de trabajo para la superestructura del puente de vigas de

hormigon armado

Super estructura del puente de vigas de hormigon armado

Iten Uni. Viga Diafragma Losas Bordillo Acera Postes Pasamanos Total
Volumen | m3 47,936 4,25 43,7416 5,992 8,99 1,8336 3,43 116,17
Cemento |Bolsa| 353,21 31,32 322,31 44,15 66,23 13,51 25,26 856
Arena m3 25,23 2,24 23,02 3,15 4,73 0,97 1,80 61,14
Grava m3 37,84 3,36 34,53 4,73 7,10 1,45 2,71 91,71

-
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FIGURA 4.25 Volumen de trabajo para la superestructura por componente

Elaboracion: Propia
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FIGURA 4.26 Cantidad de material por estructura

Elaboracion: Propia

Puente de hormigén pretensado

TABLA 4.12 Cantidad de fierros para la superestructura del puente de vigas de hormigon

pretensado

Super estructura del puente de vigas de hormigon pre tensado

Diametro Uni. | VigaH°P° | Diafragma Losas Bordillo Acera| Barandado Total
25 mm Barras 16,99 17
20 mm Barras 1325 133
16 mm Barras 627,40 19,93 648
12 mm Barras 128,10 60,40 189
10 mm Barras 37,85 24,92 31,50 95
8 mm Barras 15,27 77,40 93
6mm Barras 38,00 38
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Puente de hormigon armado

TABLA 4.13 Cantidad de fierros para la superestructura del puente de vigas de hormigon

armado

Super estructura del puente de vigas de hormigon armado

Diametro Uni. | VigaH°A° | Diafragma Losas Bordillo Acera| Barandado Total
25 mm Barras 76,80 77
20 mm Barras 25,64 237,20 263
16 mm Barras 123,70 19,20 143
12 mm Barras 38,40 216,30 76,67 332
10 mm Barras 19,20 31,54 51
8 mm Barras 10,50 77,40 88
6 mm Barras 38,00 38

Cantidad de barras de fierros por
estructura
700 648 T
= 600
i
:
&2 500
Z
& 400
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3 200 133
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& 100 77
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25 mm 20 mm 16 mm 12 mm 10 mm 8 mm 6mm
Diametro
® Puente H° P°  ® Puente de H® A°

FIGURA 4.27 Cantidad de fierro para la superestructura por estructura

Elaboracion: Propia
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Sistema de pretensado para el puente de vigas de hormigén pretensado

TABLA 4.14 Sistema de pretensado para la superestructura del puente de vigas de

hormigdn armado

Sistema de pretensado del puente

Diametro Uni. | Puente H° P° | Puente H° A°
Acero P° m 357,00 0,00
Vaina m 351,00 0,00
Acecesorios | Pza 24,00 0,00
Inyecccién m 351,00 0,00

Para el sistema de pretensado no se realiz6 una comparacion porque en el disefio del puente

de vigas de hormigdén armado no existe ningun elemento que este disefiado con el sistema de

pretensado.

Comparaciones generales entre los puentes de vigas de hormigon pretensado y vigas de

hormigon armado

Puente de hormigén pretensado

TABLA 4.15 Volumenes generales de trabajo del puente de vigas de hormigén pretensado

Puente de vigas de hormigon pre tensado
Iten Uni. | Empedrado | Subestruc. | Super estruc. Total
Volumen m3 27 283,07 151,32 461,39
Piedra m3 10,8 10,80
Cemento | Bolsa 104 2081,00 1243,00 3428
Arena m3 7,36 148,61 75,65 231,63
Grava m3 14,73 222,90 120,02 357,64

346



Puente de hormigon armado

TABLA 4.16 Volumenes generales de trabajo del puente de vigas de hormigdn armado

Puente de vigas de hormigon armado
Iten Uni. | Empedrado | Subestruc. | Super estruc. Total
Volumen m3 35,4 362,33 116,17 513,90
Piedra m3 14,16 14,16
Cemento | Bolsa 136 2670,00 856,00 3662
Arena m3 9,65 190,70 61,14 261,50
Grava m3 19,31 286,05 91,71 397,07
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FIGURA 4.28 Volumen de trabajo para cada puente por estructura

Elaboracion: Propia
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Cantidad de material por estructura
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FIGURA 4.29 Cantidad de material para cada puente

Puente de hormigén pretensado

TABLA 4.17 Cantidad de barras de fierro del puente de vigas de hormigén pretensado

Elaboracion: Propia

Puente de vigas de hormigon pretensado

Diametro Uni. | Sub. Estruc. |Super Estruc. Total
25 mm Barras 298,00 17,00 315
20 mm Barras 137,00 133,00 270
16 mm Barras 100,00 648,00 748
12 mm Barras 0,00 189,00 189
10 mm Barras 78,00 95,00 173

8 mm Barras 93,00 93
6 mm Barras 38,00 38
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Puente de hormigon armado

TABLA 4.18 Cantidad de barras de fierro del puente de vigas de hormigon armado

Puente de vigas de hormigon armado

Diametro Uni. | Sub. Estruc. | Super Estruc. Total
25 mm Barras 287,00 77,00 364
20 mm  [Barras 319,00 263,00 582
16 mm Barras 152,00 143,00 295
12 mm Barras 0,00 332,00 332
10 mm Barras 34,00 51,00 85
8 mm Barras 88,00 88
6 mm Barras 38,00 38
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FIGURA 4.30 Cantidad de barras de fierro para cada puente

Elaboracion: Propia
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Comparacion de los costos de los componentes para cada puente

TABLA 4.19 Comparacion de costos de los componentes para cada puentes

Costo de los puentes en Bolivianos (Bs)
Puente Uni. | T.Prelim. | Infraestruc. | Superestruc. | T. Complem. Total
Puente H° P° | Bs 47489,72 1440323,13 | 1080106,81 | 488362,89 | 3056282,55
Puente H° A°| Bs | 55600,1323 | 1832484,03 | 596255,599 | 112114,61 | 2596454,37

Costo de los puentes por componente
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FIGURA 4.31 Costo de los puente por componente

Elaboracion: Propia

Observando los cuadros y figuras se pudo observar que los volimenes de trabajo que se
realizara para la construccion del puente de vigas de hormigon armado son mayores a los del

puente de vigas de hormigon pretensado.
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En el cuadro de costos y en la figura se puede observar que el costo del puente de vigas de
hormigodn pretensado es mayor al del puente de vigas de hormigdn armado, este incremento

del costo es producida por el uso del sistema de pretensado en la vigas principales.

Viendo los volimenes de trabajo y el costo que esto implica en la construccion de los puentes
podemos afirmar que aunque el costo del puente de vigas de hormigdn pretensado es mayor
al del puente de vigas de hormigon armado es méas conveniente construirlo porque evitamos
construir una pila central, evitar un represamiento y un posible colapso de la estructura y de

esta forma dar a los usuarios un buen servicio en el uso que estos le den.
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CONCLUSIONES

e Mediante el andlisis de alternativa propuesto se ha seleccionado el disefio de un
puente de vigas de hormigon postesadas, como la mejor alternativa para el disefio y
la construccion, el puente constara de un tramo con 4 vigas de hormigon postesadas
simplemente apoyadas en sus extremos.

e Para el disefio del tablero se realizé el analisis de cargar con distintas posiciones y
nameros de vehiculos que pueden transitar por el puente para poder obtener las
maximas solicitaciones para poder garantizar la vida Util de la estructura.

e Con los estudios hidroldgicos e hidraulicos pudimos estimar la altura del tirante
méaximo de crecida que oscila entre 1.50 m de tirante maximo.

e Ladeterminacion del nivel del puente es igual a la sumatoria de la revancha adoptada
de acuerdo al material de arrastre producida por la crecida, a la altura de tirante
méaxima estimada en los estudios hidrolégico e hidraulicos, la altura de socavacion
producida en el lecho de la quebrada y finalmente una profundidad de seguridad por
debajo de la altura de socavacion.

e De acuerdo con el estudio de suelos se pudo encontrar suelo firme a los tres metros
en la zona de los estribos.

e Con el estudio de suelos la fundacion que se adopto es superficial, fundando a tres
metros de la superficie utilizando zapatas rectangulares en ambos estribos.

e Lanorma AASHTO - 2004 es una excelente herramienta para el disefio de puentes,
sin embargo se debe tomar en cuenta otros tipos de normativas que no se consideran
a nuestro medio.

e Con el analisis técnico y econdmico de las alternativas disefiadas en el proyecto
Ilegamos a la conclusion de que la alternativa mas viable para construccion en el
puente de vigas de hormigdn postesado.

e Por lo tanto llegamos a la conclusion de que la mejor alternativa de construccién para
solucionar el problema de transitabilidad de peatones y vehiculos en la comunidad de

Piriti es el puente de vigas de hormigdn postesado.
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RECOMENDACIONES

El paquete estructural de los accesos, asi como terraplenes y subrasantes mejorada
debe responder a normativas aplicables en nuestro pais, considerandose el método
AASHTO o en su defecto los que propone el CBH, para su dimensionamiento.
Debido a la socavacién estimada de 1.9 metros y a la velocidad registrada de 1.25
m/s se recomienda un sistema de proteccion al puente con gaviones en ambos
margenes del rio.

En el momento de la construccion se debe verificar la capacidad portante del suelo y
demas caracteristicas (Clasificacion, coeficiente de friccion, etc). En estructuras de
esta envergadura es recomendable realizar perforaciones con diamantina, de manera

que se tenga adecuado conocimiento del material sobre el cual se va a fundar.
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