CAPITULOI.

1. INTRODUCCION

El area de influencia del proyecto se encuentra ubicada en el Municipio de San Lorenzo
Provincia Méndez del Departamento de Tarija, sobre el rio Calama. La poblacion
beneficiaria es homogénea, es decir, no existe diversidad de etnias; el idioma
predominante es el castellano en un 100% y no saben otro idioma o lengua, es decir,
son monolingues. Se trata de poblaciones bastante comunicativas; la tasa de crecimiento
intercensal es de 1.50 %, se toma esta tasa, ya que no se tiene registrado las tasas de las

diferentes comunidades.

El rio Calama tiene un caudal considerable, sin embargo en la época de lluvias se
constituye en un peligro para los habitantes que viven en la comunidad Jurina, como
también las aledafias a ella, debido a que no existe un puente de acceso que colabore a

la intercomunicacion entre comunidades.

1.1. EL PROBLEMA.

Las comunidad de Jurina como también las aledafias al proyecto se encuentra divididas
por el cauce del Rio Calama, que en época de lluvia presenta tirantes considerables
segun el estudio hidroldgico, dificultando la transitabilidad de forma continua, por la
inexistencia de un puente vehicular, hace que el desborde del Rio Calama inhabilite el

camino en este tramo para el transito tanto vehicular como peatonal.

1.1.1. Planteamiento del problema.

En la actualidad la comunidad de Jurina por su ubicacion geografica cuenta con un solo
ingreso y/o salida la cual queda interrumpida en época de lluvias, por el caudal que
presenta el Rio Calama, dejando a la comunidad de Jurina aislada de las otras
comunidades y centros de salud y educacion incrementando el porcentaje de pérdidas

en las cosechas de las comunidades, como también pérdidas humanas.



De seguir en estas condiciones existirian posibles pérdidas econémicas y posiblemente
humanas, debido a la intransitabilidad producida por las grandes crecidas en época de
lluvias en el Rio Calama.

Por lo tanto se hace necesario plantear las siguientes alternativas de solucién:

v Disefio puente vehicular.

Puente vehicular H°P° L =91.8 m.
Puente vehicular H°P°® L = 35.6 m.

1.1.2. Formulacion del problema.

La construccion de un puente vehicular garantizara el transito permanente, dejando que
el rio siga su cauce y que la carretera no tenga inconvenientes en época de lluvias
brindando seguridad tanto en el &mbito vial, peatonal y agrario, elevando el nivel de
vida de los habitantes de las comunidades aledafias al proyecto, garantizando la

comercializacion de los productos agricolas.

Después de haber realizado un analisis socioecondmico la alternativa mas adecuada es
el plantear el disefio de un puente vehicular que permita la comunicacion entre las

comunidades que se encuentran préximas a la zona de emplazamiento.

1.1.3. Sistematizacion.

La alternativa planteada que seria la construccion de un puente vehicular con una
longitud de 35.6 m; a fin de minimizar el problema, se tendrd que analizar cual es el
mas conveniente y apropiado ya sea un sélo tramo con dos estribos, o dos tramos con
una pila central de 91.8 m de longitud, teniendo en cuenta el factor técnico y

econdémico, ademas de brindar confort a los beneficiados con el Proyecto.



Alternativa 6ptima.

Sudper estructura: Infraestructura
v' Losa de tablero. v’ Estribos H°A°.
v Vigas longitudinales de un v" Accesos L=40men
solo tramo ambos margenes.
v Diafragmas. v Defensivos (gaviones).
v’ Carpeta de rodadura.
v' Aceras peatonales.
v Barandado metalico.

1.2. OBJETIVOS.

1.2.1.

General

Disefio y calculo estructural del puente vehicular Jurina sobre el rio Calama.

1.2.2.

v

Especificos

Realizar los estudios de ingenieria necesarios para el disefio estructural de la
infraestructura.

Realizar un anélisis técnico y econdmico de alternativas, con el fin de obtener
una alternativa de solucion de mayor factibilidad.

Realizar el anélisis y disefio del puente. Cumpliendo lo especificado en la
normativa adoptada. (AASHTO LRFD 2004).

Presupuesto general.

Plazo de ejecucion.

1.3. JUSTIFICACION.

Las razones por las cuales se plantea el Proyecto de Ingenieria Civil son las siguientes:



1.3.1. Académica.

El presente proyecto, permitird profundizar los conocimientos sobre el disefio de
puentes de hormigon pretensado, aportando a las comunidades beneficiadas con un
trabajo de ingenieria.

1.3.2. Técnica.

Validar la utilizacion de procedimientos y métodos para el disefio de puentes realizado
mediante un calculo completamente manual, con la ayuda del programa Microsoft
Excel 2010, segun la normativa adoptada AASHTO LRFD 2004.

1.3.3. Social.

Cooperar al municipio de San Lorenzo con el calculo estructural del puente vehicular
que pueda facilitar un acceso seguro a los beneficiarios, con el proposito de garantizar
una transitabilidad permanente, segura y asi se llegue a una solucién adecuada al
problema planteado, y de este modo hacer que el rio Calama no genere inconvenientes a

la carretera en época de lluvias, evitando conflictos sociales.

Ademas de brindar un crecimiento econémico, garantizara el transito permanente,
intercomunicacion entre las comunidades aledafias, accesibilidad a centros de salud,

educacion como también la comercializacién de productos agricolas.

1.4. LOCALIZACION.

El area de influencia del proyecto se encuentra ubicada en el Municipio de San Lorenzo
Provincia Méndez del Departamento de Tarija, sobre el rio Calama donde se realizo el
Disefio estructural de un puente vehicular de un solo tramo con una longitud total de
35.60 m. Geograficamente el Puente se encuentra ubicado en las siguientes

coordenadas:



Latitud Sur:
Longitud Oeste:

21°23'7.48" - 21°30'7.58"

64°48'26.75" - 64°56'13.75"

El proyecto se encuentra ubicado al sur oeste del municipio de San Lorenzo. El tiempo

de recorrido en promedio, desde la comunidad de Jurina a la localidad de San Lorenzo,

es de media hora en vehiculo en promedio; mientras que el tiempo recorrido a la ciudad

de Tarija es de una hora; que son los mercados consumidores mas cercanos para la

produccion de la zona.

Fig. 1.1: LOCALIZACION EN LA MACRO REGION
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Fig.1.2 LOCALIZACION EN LA MICRO REGION
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1.4.1. Servicios Basicos existentes.
1.4.1.1.Agua Potable.

En cuanto al servicio de Agua Potable, el 92% disponen de este servicio; mientras que

un 8% no disponen de este liquido elemento ver Cuadro N° 1.1

Cuadro 1.1. Agua potable

Disponibilidad Porcentaje
Si tiene 92
No tiene 8
Total 100

Fuente: Elaboracién Propia



1.4.1.2. Luz eléctrica.

Las comunidades de Tarija Cancha Sud y La Calama disponen de luz eléctrica;
mientras que las comunidades de Tres Morros y Marquiri no disponen de este servicio,
lo que repercute en la tenencia de este servicio; solo disponen el 32% de las familias
beneficiarias del proyecto de obras de arte mayor La Calama — Marquiri y un 68% no

disponen de este servicio ver cuadro N° 1.2

Cuadro 1.2. Luz Eléctrica

Disponibilidad Porcentaje
Si tiene 32
No tiene 68
Total 100

Fuente: Elaboracion Propia

1.4.1.3. Gas Domiciliario.

En cuanto al servicio de Gas Domiciliario, 100% no disponen de este servicio ver

Cuadro N° 1.3
Cuadro 1.3. Gas Domiciliario

Disponibilidad Porcentaje
Si tiene 0
No tiene 100
Total 100

Fuente: Elaboracién Propia

1.4.1.4. Alcantarillado Sanitario.

En cuanto a la disponibilidad de bafios ver cuadro N° 1.4; El 84% de las familias
disponen de una letrina o bafios con fosas sépticas, etc. y un 16% no tienen o no

disponen de bafios o letrinas.



Cuadro 1.4. Bafos o Letrinas

Disponibilidad Porcentaje
Si tiene 84
No tiene 16
Total 100

Fuente: Elaboracién Propia

Es necesario aclarar que ninguna de las comunidades dispone de un sistema de

alcantarillado sanitario.

1.5. DIMENSION TEMPORAL.

Para el Disefio Final del Proyecto nos ajustamos al tiempo de vida dtil con el cual se
deben construir los puentes, el cual responde a 100 afios de servicio brindando la

seguridad y el confort necesario para los usuarios de la carretera.
1.6. ALCANCE DEL PROYECTO.
En consecuencia con el andlisis de alternativas realizado en el perfil de proyecto, se

establecio que la alternativa viable es el disefio estructural de un puente mixto de H°P°

y H°A® con los siguientes elementos estructurales.

Alternativa A
Saper estructura: v/ Barandado
v" Losa de tablero. Infraestructura
v Vigas longitudinales de v’ Estribos
tres tramos Lt =91.8 m. v" Pila central
v" Diafragmas. v Accesos de 40m. en
v' Carpeta de rodadura ambos méargenes.
v Aceras peatonales. v’ Defensivos (gaviones)



Alternativa B

Saper estructura:

v' Losa de tablero.

v Vigas longitudinales de un
solo tramo Ly =35.6 m.

v Diafragmas.

<

Carpeta de rodadura
v' Aceras peatonales.

1.6.1. Parametros de seleccién de la alternativa

Costo de construccion.

Costo de mantenimiento.

Metodologia de Construccion.
Beneficios a los Usuarios.

AN N NN

Darios y perjuicios.

Comportamiento Hidraulico — Estructural.

v’ Barandado

Infraestructura

v’ Estribos

v Accesos de 40m. en ambos
margenes.

v Defensivos (gaviones)

En funcién de los criterios de seleccidn que se tienen se han elaborado los costos y se

han formulado los criterios para la alternativa adoptada.

1.6.1.1. El costo de la construccion.

Como se puede observar en el cuadro N° 1.5, los costos elaborados sobre la base de

dimensiones preliminares verificadas de cada una de las alternativas, indican que las

alternativas se encuentran dentro de un minimo de variabilidad, siendo asi que la

alternativa A tiene un costo superior a la alternativa B, razon por la cual las alternativa

mas econdmica es la Alternativa B



Cuadro N° 1.5. Costos De Construccion Por Alternativas

_ ) N° Tramos Luz/ Costo
Alternativa/Tipo de puente )
Tramo Referencial Bs
Alt. A/ Puente con vigas de HOP°
) 1/91.8 10.390.688,26
simplemente apoyados
Alt. B/ Puente con vigas de H°P°
) 1/35.60 4.029.504,38
simplemente apoyados

Fuente: Elaboracién Propia

1.6.1.2. El costo de mantenimiento

El mantenimiento en un puente de hormigon armado y pretensado resulta similar, razon

por la cual las dos alternativas ofrecen iguales condiciones.

1.6.1.3. Comportamiento hidraulico — Estructural

Si consideramos que todo elemento de infraestructura que se encuentra en la seccion
hidraulica de un rio representa un obstaculo al flujo natural del mismo y que modifica
su curso y produce alteraciones en el lecho del rio, entonces la alternativa con menor
cantidad de infraestructura sera la de mejor comportamiento hidraulico, desde el punto
de vista la alternativa B presenta mayores ventajas, reduciendo ampliamente los riesgos

de socavacion.

1.6.1.4. Metodologia de Construccion

Alternativa A, presenta mayor complicacion constructiva, debido a su mayor longitud
la seccion del rio presenta una bifurcacion en el sitio de emplazamiento, en la cual serd

necesario encauzar el caudal del rio. Por su longitud serd necesario implementar una

pila al disefio del puente incrementando el riesgo de falla por socavacion.
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Alternativa B, Tiene menor cantidad de infraestructura, presenta menor complicacién
constructiva a nivel de fundaciones y elevacion de estribos. En la construccion de
tablero ofrece ventajas constructivas, ya que, las vigas pueden ser hormigonadas en su
totalidad en sitios cercanos al de emplazamiento y luego colocarse en posicion por
medio de gruas y falsos encofrados para su respectivo tesado; por esa razon es la mejor

alternativa desde el punto de vista constructivo.

1.6.1.5. Beneficios a los Usuarios y Dafios y Perjuicios

Las dos alternativas garantizan la transitabilidad de la carretera durante todo el afio, de
manera que se beneficia de manera efectiva y segura. Dentro del area de influencia para
el emplazamiento del puente y la construccion de accesos, no se interfiere en ninguna
propiedad privada que tenga problemas de tipo social, de esta manera se garantiza la
ejecucion del puente para cualquier alternativa tecnoldgica, siempre que se respete el

sitio definido para el emplazamiento.

1.6.2. Seleccion de la Alternativa Optima

Sobre la base de los anteriores parametros y consideraciones, se concluye que la mejor
alternativa técnica — economico es la Alternativa B que tiene menor costo de
construccion y mantenimiento.

Se plantea un puente con longitud de 35.60 m, simplemente apoyado con las siguientes

caracteristicas:

Saper estructura:

Losa de tablero.

3 Vigas longitudinales de un solo tramo 35.60 m.
5 Diafragmas.

Carpeta de rodadura e =5cm

Aceras peatonales de H°A°

AN N N

Barandado.
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Infraestructura
v’ Estribos H°A°
v Accesos de 40 m en ambos margenes.

v' Defensivos (gaviones).

1.7. RESULTADOS A LOGRAR.

En el desarrollo del proyecto “Disefio Estructural Puente Vehicular Jurina”, se plantea

los siguientes resultados.

v Estudio de suelos y capacidad portante.

v Estudio Topogréafico, generando un plano de curvas de nivel a detalle,
trazando la rasante del puente.

v Estudio hidrologico, determinando de la maxima crecida extraordinaria,
encontrando el tirante maximo del rio y calculando de la maxima socavacion
posible.

v’ Disefio y calculo estructural del puente, infraestructura y superestructura.

\

Presupuesto general y cronograma de actividades.

v' Elaboracién de las especificaciones constructivas.

1.8. APORTE ACADEMICO.

V' Planilla de Excel para el disefio viga de H°P®

V' Planilla de Excel para el disefio de estribo de HOA®.

12



CAPITULO II.

2. MARCO TEORICO
2.1. Generalidades.

2.1.1. Definicion de puentes.

Son obras de arte destinadas a salvar depresiones del terreno, pasos sobre corrientes

de agua o cruces a desnivel permitiendo la circulacion tanto vehicular como peatonal,

2.1.2. Partes Constitutivas de un Puente.

Fundamentalmente se distinguen la superestructuray la Infraestructura.

v' Superestructura: Constituida en términos generales por las vigas del

puente, diafragmas, tablero, acera, poste, pasamanos, capa de rodadura, etc.

v' Infraestructura: Todo el conjunto de pilas (columnas intermedias) y

estribos (muros de contencién en los costados) que soportan a la

superestructura.

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

Aparatos de apoyo.

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

caudalosos.

2.1.3. Vigas Principales.

Reciben esta denominacion por ser los elementos que permiten salvar el vano,

pudiendo tener una gran variedad de formas.
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2.1.4. Diafragmas.

En el caso de puentes de vigas y tableros el proposito de esto es basicamente
suministrar apoyo lateral a las vigas y ademas ayudar a la distribucién lateral de las
cargas concentradas, que pueden actuar sobre una o varias vigas principales,

garantizando asi que todo el puente trabaje como una unidad.

2.1.5. Tablero.

Es la parte estructural que queda a nivel de rasante final y que transmite tanto

cargas como sobrecargas a las vigas.

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

materiales.

Sobre el tablero y para dar continuidad a la rasante de la via viene la capa de rodadura
que en el caso de los puentes, se constituye en la carpeta de desgaste y que en su

momento debera ser repuesta.

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

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

Los estribos reciben ademés del peso de la superestructura el empuje de las tierras
de los terraplenes de acceso al puente, en consecuencia trabajan también como muros
de contencién. Estan constituidos por el coronamiento, la elevacion y su fundacion,
con la caracteristica de que normalmente llevan aleros tantas aguas, arriba como

abajo, para proteger el terraplén de acceso.
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2.1.7. Gaviones.

El gavidn tipo caja y colchon es considerado un contenedor de malla de alambre de
doble torsidn, con celdas internas uniformemente repartidas e interconectadas con otras
unidades similares, de formas rectangulares muy flexibles, y que es llenado de piedras
en el lugar de la obra, para formar asi una estructura flexible, permeable y monolitica,
tal como muros de contencion, el gavion es considerada una opcién adecuada para la
defensa de ribera por ser una estructura flexible, disipando la presién hidrostatica que

ejerce el rio, y respondiendo de forma adecuada ante la abrasion del rio.

Se suelen llamar tipo caja a aquellos cuya altura fluctia entre 0.5 m — 1,0 m y tipo
colchoén a aquellos cuya altura fluctda entre 0.17m — 0.30 m interiormente los gaviones
pueden estar divididos por diafragmas formando celdas cuya longitud no debe ser

mayor a una vez y media el ancho de la malla usualmente esta separacién es de 1 m.

2.2. ESTUDIOS PRELIMINARES.

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

luego en proyectos definitivos reales, y ejecutables.

El proyectista debera informarse adecuadamente de las dificultades y bondades que
caracterizan a la zona, antes de definir el emplazamiento del puente.

Emplazamiento que debera ser fruto de un estudio comparativo de varias alternativas, y
que sea la mejor respuesta dentro las limitaciones (generacion de informacion) y
variaciones de comportamiento de los cambios naturales y provocados por la

naturaleza.
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2.2.1. Estudio de Suelos y Geotécnico.

Para la exploracion de campo y ensayos de laboratorio, cuya cantidad sera determinada
en base a la envergadura del proyecto, en términos de su longitud y las condiciones del
suelo. Los estudios deberan comprender a la zona de ubicacién del puente, estribos,
gaviones y accesos.
Los estudios geotécnicos comprenderan:

1. Ensayos de campo en suelos y/o rocas.

2. Ensayos de laboratorio en muestras de suelo y/o roca extraidas de la zona.

Ensayos de campo.

Los ensayos de campo seran realizados para obtener los parametros de resistencia y
deformacion de los suelos o rocas de fundacion asi como el perfil estratigrafico con
sondajes que estaran realizados en funcion de la longitud del puente, numero de
estribos, pilares y longitud de accesos. Los métodos de ensayos realizados en campo
deben estar claramente referidos a practicas establecidas y normas técnicas
especializadas relacionadas con los ensayos respectivos. Pueden considerarse los

ensayos que se listan a continuacion:
Ensayo de suelos.

1. Ensayo de Penetracion Estandar (SPT).
2. Ensayo de Cono Estético (CPT).

3. Ensayo de Placa Estético.
4

Ensayo de Refraccion Sismica.
Ensayo en Rocas.

Ensayo de Compresion Uniaxial en Roca débil.

Determinacion de la Resistencia al Corte Directo, en discontinuidad de roca.
Ensayo de Carga en Placa Flexible.

Ensayo Carga en Placa Rigida.

o &M w0 D

Ensayo con el Método de Fracturamiento Hidraulico.
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Ensayo de Laboratorio.

a) Ensayos en Suelos.

v" Contenido de humedad.

v' Distribucién granulométrica.

v Determinacion del limite liquido y limite plastico.
v Ensayo Proctor Modificado y CBR.

b) Ensayos en Rocas.

v Determinacion del médulo de elastico.
v Ensayo de compresion triaxial.

v Ensayo de resistencia a la rotura.

2.2.2. Estudio Topogréafico.

Realizar los trabajos de campo que permitan elaborar los planos topograficos,
proporcionar informacién de base para los estudios de hidrologia e hidraulica,
geotecnia. Posibilitar la definicion precisa de la ubicacion y las dimensiones de los

elementos estructurales.

Los estudios topogréaficos deberan comprender como minimo lo siguiente:

Levantamiento general de la zona del proyecto, documento en planos a escala 1:500 y
1:2000 con curvas de nivel a intervalos de 1 m. y comprendiendo por lo menos 100 m,
a cada lado del puente en direccion longitudinal (correspondiente al eje de la carretera)

y en direccion transversal (la del rio u otro obstaculo a ser transpuesto).

Definicion de la topografia de la zona de ubicacion del puente y sus accesos con planos
a escala 1:100 y 1:250 considerando curvas de nivel a intervalos no mayores que 1 m.
y con secciones verticales tanto en direccién longitudinal como en direccion

transversal. Los planos deberan indicar los accesos del puente asi como autopistas
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caminos vias férreas y otras posibles referencias. Deberd igualmente indicarse con

claridad la vegetacion existente.

En el caso de puentes sobre cursos de agua deberé hacerse un levantamiento detallado
del fondo. Ser& necesario indicar en planos la direccion del curso de agua y los limites
aproximados de la zona inundable en las condiciones de aguas maximas y minimas, asi
como los observados en eventos de caracter excepcional cuando las circunstancias lo

ameriten, deberan indicarse los meandros del rio.

2.2.3. Estudio Hidroldgico e Hidraulico.

Este estudio debe contener por lo menos las precipitaciones méximas, caudal maximo,
tirante maximo vy caracteristicas de la cuenca como ser area, pendiente del cauce,
perimetro, tiempo de concentracion, socavacién general y localizada en estribos

materiales de arrastre, (palizada, témpanos de hielo, y otros).

Deben establecer las caracteristicas hidrologicas de los regimenes de avenidas
méaximas y extraordinarias y los factores hidraulicos que conllevan a una real
apreciacion del comportamiento hidraulico del rio que permiten definir los requisitos
minimos del puente y su ubicacion Optima en funcion de los niveles de seguridad

0 riesgos permitidos o aceptables para las caracteristicas particulares de la estructura.

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

establecer lo siguiente:

v" Caudal maximo de disefio.

v Nivel méaximo de agua (NAME) en la ubicacion del puente.
v Nivel minimo recomendable para el tablero del puente.

v Profundidad de Socavacion general y local.
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2.3. NORMAS DE DISENO.

2.3.1. Norma para disefio de Puentes.

Ya que Bolivia no cuenta con una norma propia para el disefio de puentes se usé las
recomendaciones de la norma AASHTO LRFD (2004).
Los requisitos de disefio de estas especificaciones emplean la metodologia del Disefio

por Factores de Carga y Resistencia (LRFD).

2.3.2. Norma para disefio de elementos de Hormigon Armado.

Para el disefio de las piezas de hormigén armado se optimizara con la norma

americana ya que la normativa para puentes es de los EE.UU. de esa manera se

conseguira mayor compatibilidad entre normas. Es por esto que las piezas de hormigon

se disefiaran con la norma ACI-318 (2005) en combinacion de la norma AASHTO

LRFD (2004).

2.4. CARGAS ACTUANTES SOBRE EL PUENTE.

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

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

DW: Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios

publicos.

EH: Empuje horizontal del suelo.

ES: Sobrecarga del Suelo.

EV: Presion vertical del peso propio del suelo de relleno.
v’ Cargas transitorias:

BR: Fuerza de frenado de los vehiculos.
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CE: Fuerza centrifuga de los vehiculos.

EQ: Sismo (No Aplica).

IC: Carga de Hielo (No Aplica).

IM: Incremento por Carga Vehicular Dindmica.

LL: Sobrecarga Vehicular.

LS: Sobrecarga Viva.

PL: Sobrecarga Peatonal.

WA: Carga Hidraulica y Presion del Flujo de Agua.

WS: Viento sobre la Estructura.

2.4.1. Factores de carga y combinaciones de cargas.

La solicitacion mayorada total se tomara como
0=>n1.0,

Donde:

ni = Modificador de las Cargas relacionado con la ductilidad, redundancia e

importancia operativa.
Qi = Solicitaciones de las Cargas.
vi = Factores de Carga especificados en la Tabla (2.1.) y (2.2.)

Los componentes y conexiones de un puente deberan satisfacer las combinaciones
aplicables de solicitaciones extremas segun se especifica para cada uno de los siguientes

estados limites.

v' RESISTENCIA .- Combinacion de cargas basica que representa el uso

vehicular normal del puente, sin viento.
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RESISTENCIA Il.- Combinacién de cargas que representa el uso del puente por
parte de vehiculos de disefio especiales especificado por el propietario,
vehiculos de circulacion restringida, o ambos, sin viento (No Aplica).
RESISTENCIA 1ll.- Combinacion de cargas que representa el puente
expuesto a vientos de velocidades superiores a 90 km/hr (No Aplica).
RESISTENCIA V.- combinacion de cargas que representa relaciones muy
elevadas entre las solicitaciones, provocadas por las cargas permanentes y las
provocadas por las sobrecargas (No Aplica).

RESISTENCIA V.- Combinacién de cargas que representa el uso del puente por
parte de vehiculos normales con una velocidad del viento de 90 km/hr (No
Aplica).

SERVICIO I.- Combinacion de cargas que representa la operacion normal del
puente con un viento de 90 km/hr, tomando todas las cargas a sus valores
nominales. También se relaciona con el control de las deflexiones de las
estructuras metalicas enterradas, revestimientos de tdneles y tuberias
termoplasticas y con el control del ancho de fisuracion de las estructuras de
hormigdén armado. Esta combinacién de cargas también se debera utilizar para
investigar la estabilidad de taludes

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

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

SERVICIO IV.- Combinacién de cargas relacionada exclusivamente con la
traccion en subestructuras de hormigon pretensado, cuyo objetivo es controlar la

fisuracion (No Aplica).
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Tabla (2.1). Combinaciones de Carga y Factores de Carga:

DC
Combinacion de Cargas DD | LL Usar s6lo uno por vez
DWw | IM
EH | CE
EV | BR e
Es | PL CR
Estado Limite EL | LS | WA | WS | WL | FR SH IG | SE | EQ | IC | CT | CV
RESIS'I:EMNC']A I(a :11c1105 que Y 1.75 | 1.00 ) ) 1.00 | 050120 " . . ) ~
se especifique lo contrario)
RESISTENCIA II v | 135 L00) - - LOD [ 050/1.20 | yrc | Vs - - - -
RESISTENCIA 111 Yo - 100 | 140 | - 10D [ 050/120 | yro | 7vse - - - -
RESISTENCIA TV — Yo s 9
Solo EH. EV, ES, DW, DC 1.5 B 100 |- ) 100 0,5071,20 ) ) ) ) ) B
RESISTENCIA V v | 1.35] 100040 10 [ 100 | 050/1.20 | yre | 7vse - - - -
EVENTO EXTREMO I Yo Yeo | 1OO | - - 1.00 - - - L.oo| - - -
EVENTO EXTREMO II v |050] 100 - - 1.00 - - - - | L0O| 1,00 | 1.00
SERVICIO 1 1,00 [ 1,00 | 10O | 030 | 1O [ 10O | LOO/L20 | veg | 7Vse - - - -
SERVICIO IT 1,00 [ 1,30 | 1,00 | - - 1.00 | 1.00/1,20 - - - - - -
SERVICIO 111 1,00 [ 0,80 | 1,00 | - - LOO [ LOO/T.20 | ¥io | Vs - - - -
SERVICIO IV Loo | - 1,00 { 0,70 | - 100 | 1,00/1,20 - 1.0 - - - -
FATIGA - Solo LL, IMy CE - ]0.75 - - - - - - - - - -
Fuente: Norma AASTHO LRFD
Tabla (2.2). Factores de Carga para Carga Permanente yp:
. Factor de Carga
Tipo de carga — —
PO (5 R Miximo Minimo
DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90
DD: Friccion negativa (downdrag) 1.80 0.45
DIWW: Superficies de rodamiento ¢ instalaciones para servicios publicos 1,50 0,65
EH: Empuje horizontal del suelo
e Activo 1,50 0.90
e Enreposo 1,35 0,90
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1,00
EV: Empuje vertical del suelo
o Estabilidad global
s  Muros de sostenimiento y estribos }OE' 1;\]03
o Estructura rigida enterrada 1;0 0‘00
¢ Marcos rigidos 1'3_—‘ 0’90
o Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 1.0% 0‘00
metalicas rectangulares ’ ’
o Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1.50 0.90
ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0.75

Fuente: Norma AASTHO LRFD
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2.4.1.1. Cargas Permanentes.

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

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

Tabla (2.3).- Peso especifico de los materiales:

Componente Estructural | Peso Especifico (yi) (kg/m°)
Hormigdn Ciclopeo 2200
Hormigon Armado 2400
Arena, limo o grava suelta 1800

Fuente: Norma AASTHO LRFD

Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios

publicos, (DW):

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

también se incluye al barandado y acera peatonal:

Tabla (2.4.). Peso especifico de capa de rodadura:

Componente

Peso Especifico (yi) (kg/m®)

Pavimento Flexible

2200

Fuente: Norma AASTHO LRFD

Empuje del Suelo, (EH):

Empuje Lateral del Suelo:

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

del suelo, y se debera tomar como:

1
EH==. :
2 7 suelo

Donde:

EH= Empuje lateral del suelo (kg).

Ka-H?
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Ka= Coeficiente de presion activa.
H= Altura de alzado m.
ysuelo= Peso especifico del suelo.

Se asumiré que la carga de suelo lateral resultante debida al peso del relleno actla 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 Activo, Ka:

El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:

A 1-seng
1+seng
Donde:

g=Angulo de friccion interna del terreno de fundacion.

Los valores de ka segun la ecuacion se basan en las teorias de empuje del suelo de
Coulomb. La teoria de Coulomb es necesaria para disefiar muros de sostenimiento en
los cuales la cara posterior del muro interfiere con el desarrollo de las superficies de

deslizamiento en el suelo de relleno supuestas en la teoria de Rankine.
2.4.1.2. Cargas Transitorias.
Sobrecarga Vehicular de Disefio, (LL):

La sobrecarga vehicular sobre las calzadas de puentes, designada con HL-93,

debera consistir en una combinacion de:

v" Camion de Disefio o Tandem de Disefo.

v" Carga de Carril de Disefio.
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Camidn de Disefo:

Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de disefio
seran como se especifica abajo. Se debera considerar el efecto por carga dinamica; y
la separacion entre los dos ejes de 14500 Kg se debera variar entre 4,3 y 9,0 m para

producir las solicitaciones extremas.

Téandem de Disefio:

El Tandem de disefio consistira en un par de ejes de 11000 Kg con una separacion
de 1,2 m. La separacion transversal de las ruedas se debera tomar como 1,8 m. Se

deberé considerar un incremento por Carga Dindmica.

Figura 2.1. Carga Vehicular de Disefio (Camion y Tandem):

o7

35.000 N 145.000 M 145.000 M _ g@_» &/
|
L_Ae.nc-mm 4300 a £000 mm J 110 000N 110 000 N

1200 mm

4 600mm General 7 1800mm
[[H_l 300mm Deck Overhang o
1} Design Lane 3600 mm)|
[ "l_l
800 mm General —_— 1200 mm
300 mm Vuele sobre el tablero

Carril de disefio 2600 mm

Fuente: Norma AASTHO LRFD

Carga de Carril de Disefio:

La Carga de carril de disefio consistird en una carga de 930 Kg/m, uniformemente
distribuida en forma longitudinal. Transversalmente la carga de carril de disefio se
supondra uniformemente distribuida en un ancho de 3,0 m. Las solicitaciones
debidas a la carga del carril de disefio no estaran sujetas a un incremento por carga

dinamica
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Aplicacién de Sobrecargas Vehiculares de Disefio:
La solicitacion extrema se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:

v La solicitacion debida al tdindem de disefio combinada con la solicitacion
debida a la carga del carril de disefio.
v' La solicitacion debida a un camion de disefio con la separacién variable entre

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

Tanto los carriles de disefio como el ancho cargado de 3 m en cada carril se deberan
ubicar de manera que produzcan solicitaciones extremas. EI camion o tandem de
disefio se deberd ubicar transversalmente de manera que ninguno de los centros de

las cargas de ruedas esté a menos de:

v’ Para el disefio del vuelo del tablero.- 0,30 m a partir de la cara del cordén o
baranda.
v’ Para el disefio de todos los demas componentes.- 0,60 mm a partir del borde del

carril de disefio.
Cargas de Diseio para Tableros y Sistemas de Tableros:

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

solicitaciones se deberan determinar en base a lo siguiente:

v' Si las fajas primarias son transversales y su longitud es menor o igual que 4,60
m se deberan disefiar para las ruedas del eje de 14500 kg.

v" Si las fajas primarias son transversales se deberan disefiar para las ruedas del
eje de 14500 kg y la carga de carril.

Cargas Peatonales, (PL):

Se debera aplicar una carga peatonal de 366,97 kg/m? en todas las aceras de més
de 0,60 m de ancho, y esta carga se debera considerar simultineamente con la

sobrecarga vehicular de disefio.
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Incremento por Carga Dinamica, (IM):

Los efectos estaticos del camién o tandem de disefio, se deberdn mayorar aplicando

los porcentajes indicados en la Tabla (2.5), incremento por carga dindmica.

IM

El factor a aplicar a la carga estatica se debera tomar como: 100

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

del carril de disefio.

Tabla (2.5). Incremento por Carga Dinamica, IM:

Componente IM

Juntas del tablero - Todos los Estados Limites 75%

Todos los demas componentes
¢ Estado Limite de fatiga y fractura 15%
¢ Todos los demas Estados Limites 33%

Fuente: Norma AASTHO LRFD

Fuerza de Frenado, (BR):

La fuerza de frenado se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:

v' 25% de los pesos por eje del camidn de disefio o tandem de disefio.

v' 5% del camién de disefio mas la carga del carril 6 5% del tandem de disefio

mas la carga del carril.

La fuerza de frenado se debera ubicar en todos los carriles de disefio que se
consideren cargados y que transportan trafico en la misma direccién se asumira que
estas fuerzas acttan horizontalmente a una distancia de 1800 mm sobre la superficie
de la calzada en cualquiera de las direcciones longitudinales para provocar

solicitaciones extremas.
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2.5. COMPONENTES DEL PUENTE.

2.5.1. Barandas.

En el proyecto se disefiara una baranda Peatonal, que constituya una guia fisica para
los peatones que cruzan el puente con el objeto de minimizar la probabilidad de que un
peaton caiga por encima del sistema, la altura minima de barandas para peatones

debera ser de 1,06 m a partir de la hacer.

2.5.2. Geometria.

La minima altura de barandas para peatones debera ser de 1.06 m, medidos a partir de
la cara superior de la acera.

Una baranda para peatones puede estar compuesta por elementos horizontales y/o
verticales. La abertura libre entre los elementos debera ser tal que no permita el paso
de una esfera de 0,15 m de diametro.

Si se utilizan tanto elementos horizontales como verticales, la abertura libre de 0,15 m
se deber aplicar a los 0,685 m inferiores de la baranda. Mientras que la separacion en
la parte debera aplicar a los 0,685 m inferiores de la baranda, mientras que la
separacion en la parte superior debera ser tal que no permita el paso de una esfera de

0.20 m de diametro.

2.5.2.1. Sobrecarga de Disefio.

La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se debera tomar como w =
74.41 kg/m, tanto transversal como verticalmente, actuando en forma simultanea.
Ademas, cada elemento longitudinal debera estar disefiado para una carga concentrada
de 90,72 kg, la cual deberad actuar simultdneamente con las cargas previamente
indicadas en cualquier punto y en cualquier direccion en la parte superior del

elemento longitudinal.

PLL=90,72 + 74,41*L
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2.5.3. Cordonesy Aceras.

Las mediciones horizontales del ancho de la calzada se deberan tomar a partir de la
parte inferior de la cara del cordon. Un cordon de una acera ubicado del lado de una
baranda de un puente correspondiente al trafico se deberé considerar parte integral de

la baranda.

2.5.3.1. Aceras.
Cuando en los accesos carreteros se utilicen cordones cuneta con acera, la altura del
cordon para las aceras sobreelevadas en el puente no deberia ser menor que 0,20 m. Si

se requiere un cordon barrera, la altura del cordon no debe ser menor que 0,15 m.

2.5.4. Losa del Tablero.

El Tablero es el componente, con o sin superficie de rodamiento, que soporta las
cargas de rueda en forma directa y es soportado por otros componentes como son las
vigas longitudinales del puente. La altura minima recomendable de una losa de
tablero es de 0,18 m, y a partir de ello se puede encontrar el espaciamiento maximo
que pueden tener las vigas:

2.5.4.1. Drenaje de los Tableros.

La superficie del tablero debera tener pendientes transversales y longitudinales, cuyos

valores recomendables se dan en la tabla.

Tabla (2.6.). Pendientes aconsejables para el drenaje de Puentes:

Drenaje Pendiente
Drenaje 15-2%
Drenaje 0 % Si se dispone de un buen bombeo transversal

Fuente: Norma AASTHO LRFD
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2.5.4.2. Armadura de Distribucion.

En la parte inferior de las losas se debera disponer armadura en la direccion
secundaria; esta armadura se deberd calcular como un porcentaje de la armadura
principal para momento positivo:

v Si la armadura principal es perpendicular al trafico.

3840

—=67T%
S

Donde:

S= Longitud de tramo efectiva (mm).

2.5.4.3. Métodos de analisis aproximados.

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

componentes de apoyo Yy se considera aceptable para los tableros.

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

actuando en todas las regiones de momento negativo.

v Ancho de las Fajas Equivalentes Interiores y exteriores
El ancho de la faja equivalente de un tablero se puede tomar como se especifica en la
Tabla (2.7.)

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

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

+M = Momento positivo.

-M = Momento negativo.
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Tabla 2.7. Fajas Equivalentes

DIRECCION DE LA FAJA
PRIMARIA EN ANCHO DELA FAJA
TIPO DETABLERO RELACI(:)N CONEL PRIMARIA (mm)
TRAFICO
Hormigén:
® Colado in situ Vuelo 1140+ 0,833
Paralela o perpendicular | +M: 660 +0,558
-M: 1220+0,258
* Colado in situ con encofracos perdidos Paralela o perpendicular +M: 660+ 0,558
-M: 1220 +0,258
* Prefabricado, postesado Paralela o perpendicular +M: 660+ 0,558
M. 1220+0,258

Fuente: Norma AASTHO LRFD

v" Célculo de Solicitaciones

Las fajas se deberan tratar como vigas continuas o como vigas simplemente
apoyadas, segun corresponda. La longitud de tramo se deberd tomar como la distancia

entre centros de los componentes de apoyo.

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

cuando se investiguen, se puede tomar de la siguiente manera:

v’ Para construcciones monoliticas de hormigon.- en la cara del componente de
apoyo.
v Para vigas de Hormigén prefabricadas en forma de Te y doble Te.- un tercio

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

2.5.5. Andlisis de Vigas y Losa.

2.55.1.1. Pre dimensionamiento de Vigas. Espaciamiento entre vigas.

Para la etapa de Pre dimensionamiento, usaremos la fraccion de carga del

Belmonte de acuerdo a la AASHTO Estandar.
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El método consiste en igualar dos ecuaciones y encontrar la separacién Optima que

deben tener las vigas; a fin de que cada una reciba porcentajes iguales de carga.

v' Se debe aplicar la Ley de Momentos; la cual implica sumar los momentos
respecto de un apoyo para hallar la reaccién en otro apoyo, suponiendo que el

elemento soportado esta apoyado en los apoyos interiores.

Aplicar la ley de momentos a un puente de tres vigas, para hallar la reaccién en la
viga exterior los momentos se deberian tomar respecto de la articulacion supuesta o

ideal del tablero sobre la viga central.

Peralte minimo.

Para vigas de Hormigon Armado.
También podemos utilizar la Tabla 2.8. Planteada por la AASHTO LRFD 2004:

Tabla 2.8. Profundidades minimas utilizadas tradicionalmente para

superestructuras de profundidad constante:

Profundidad minima (incluyendo el tablero)
Superestructura Sise ut1hza%1 elementos de pr ofundidad v a1l1able. ;stgs valores
se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momento positivo y negativo,
Material Tipo Tramos simples Tramos continuos
Losas con armadura principal 1,2(S +3000) §+3000 165
paralela al trifico 30 3 T
Hormigén Armado | Vigas T 0,070L 0.065L
Vigas cajon 0,060 L 0,055L
Vigas de estructuras peatonales 0,035L 0,033L

Fuente: Norma AASTHO LRFD
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2.5.5.2. Método de los factores de Distribucién para Momento y Corte.

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

El

tableros

momento flector

por

especificada en las Tablas 2.9.

sobrecarga en vigas

interiores y exteriores con

de hormigén se puede determinar aplicando la fraccion por carril

Para la etapa de disefio preliminar los términos Kg/It"3, se pueden tomar igual a 1,0.

Tabla 2.9. Distribucién de la Sobrecarga por carril para momento en vigas

interiores:

Tipo de vigas

Seccidn transversal
aplicable de la Tabla

Factores de Distribucion

Rango de aplicabilidad

[vigas de madera

S5/3700
Dos o mas carriles de disefio cargados:

S/3000

4.6.2.2.1-1
Tablero de madera sobre al Ver Tabla 4.6.2.2 2.1
[vigas de madera o acero - avia s.h.2.5.2
Tablero de hormigén sobre ) Un carril de disefio cargado: S <1800

Tablero de hormigon,
cmparrillado con vanos
llenos o parcialmente
llenos, o emparrillado con
[vanos no llenos compuesto
con losa de hormigon
armado sobre vigas de
acero u hormigon; vigas Te
de hormigén, secciones Te
v doble Te de hormigon

a. ¢, kytambién i, j

si estan
suficientemente
conectadas para
actuar como una

unidad

Un carril de disefio cargado:

1100 =.5=4900

110 =1 =300
0-06*|% .L ‘ 6000 < L <73.000
Noz4
Dos o mas carriles de disefio cargados: o 3 12
4% 10 =K =3 =107
0,075+ | | 2 | ‘
2000/
Usar el valor obtenido de la ecuacion anterior con N, =3

=3 o la ley de momentos, cualquiera sea el que
resulte menor

Fuente: Norma AASTHO LRFD
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Tabla 2.10. Distribucion de la Sobrecarga por carril para momento en vigas

exteriores
Secclon transversal B . R .
: i o Un earril de diseiio Dios o mis cariles de Rango de
Tipo de superestmenua aphu'.tlbldchs Ilﬂ-lTab]:u cargads diseio cargados aplicabilidad

Tablero de madera sobre vigas al Ley de mementos Ley de momentos NA
de madera o acero
Tablero de homugén sobre 1 Ley de momentos Ley de momentos N/A
vigas de madera
Tablero de hormigdn, a,e kytambién, j Ley de momentos T Y- 2300 =4, = 1700
cmparrillado con vanos enos | coran suficientemente d
o parcialmente llenos, o conectadas para actuar e=077+—
emparrillado con vanos no como una unidad 1200
llenos compuesto con losa de . - N _
hormigén armado sobre vigas Urtilizar cl.‘:ﬂlm obtenido Ny=3
de acero u hompesn: vieas Te de Ia eonacién anterior con

i edn: vige . "
de hormigon, seeciones Te v Ny=3ela !Iq'. de
dable Te de harmisdn momentos, cualquien sea

- el qua resulte menor

Fuente: Norma AASTHO LRFD

2.5.5.3. Ancho de Ala Efectivo.

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

menor valor entre:

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

v’ La separacion promedio de las vigas adyacentes.

2.6. DISENO DE ELEMENTOS DE HORMIGON ARMADO.

2.6.1. Disefio de Elementos Sometidos a Flexion.

En el analisis de elementos sometidos a flexidn se usara el diagrama rectangulo, debido
a su simplicidad de analisis y nos da una armadura un 2% de la normal llevandonos por

el lado de la seguridad.

Para evitar mal interpretacion de unidades todos los calculos se trabajaran en el sistema
C.G.S.
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Altura de bloque de compresiones

—dlio |1- 26144 MU
a= ’ f'c * bw * d2

Donde:
Mu = Momento ultimo a la flexién debidamente mayorado (kg*cm).
f'c = Resistencia a la compresion del hormigén a los 28 dias (kg/cm2).

bw = Ancho de la seccion (cm).

d = Distancia de la fibra comprimida hasta el centro de gravedad del refuerzo (cm).

a = Altura de bloque de compresiones (cm).

Armadura requerida

_O,85*f’c*a*bw
fy

f'c = Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (kg/cm2).

As

bw = Ancho de la seccidon (cm).

fy = Resistencia a la traccién del acero (kg/cm2).
a = Altura de bloque de compresiones (cm).
Armadura maxima

Asmax = pmax*bw*d

pmax = 0,75%pb
f'c = Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias
fy = Resistencia a la traccion del acero
Es = Modulo de elasticidad del acero

&c= Deformacion méxima permitida del hormigon
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Armadura minima

As min = pmin*bw*d

pmin= cuantia minima geométrica - 0,0033
2.6.1.1. Cuantias de Armado.

En una viga, la cuantia de armado es el cociente entre la seccidn transversal de acero

y la seccion efectiva de hormigdn; se representa con el simbolo “p”.

Para vigas rectangulares se tendria la siguiente expresion:

As

P~ bd

Doénde:
As = Seccién transversal de acero de traccion.
b = Base de la seccion rectangular.

d = Altura efectiva de la seccién rectangular (distancia desde el centro de gravedad
de las varillas de acero hasta la fibra comprimida extrema de hormigén).

Cuantia Balanceada:

Es la cuantia de armado en una viga que simultaneamente provoca la deformacion

unitaria maxima permitida en el hormigon de compresion (0,003), y que el acero de
traccion empiece a fluir.

Ademas:
.45 = pb' h.d
Reemplazando tenemos:
c e
Pp =%a—
fy &t &

La deformacion unitaria en el acero, al instante de iniciar la fluencia se puede
calcular con la siguiente expresion:
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La cuantia va a ser balanceada cuando el hormigon llegue a fluencia (ec = 0,003).

Entonces la cuantia balanceada sera

~ F. 0003.E

P = 0,003.E5 + f,

Cuantia Maxima de Armado en Vigas:

Segin ACI, la méxima cuantia de armado permitida es el 75% de la cuantia

balanceada.

Pmgx = 0175-1013

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

la falla.
Cuantia Minima de Armado en Vigas:

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

fuerza de traccién provocaria una falla fragil indeseable de la viga.

El cédigo ACI establece que la cuantia minima debera ser:

14
Pmin = E
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2.6.2. Disefio por Cortante.

2.6.2.1. Disefio a cortante de vigas de Hormigon, con refuerzo transversal en el

alma.
Las vigas de hormigén armado presentan 2 mecanismos para resistir a las fuerzas

cortantes:

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

expresion:
Vo = Ve + Vg
Donde:
Vn = Capacidad resistente nominal a corte de la viga de hormigén armado.
VC = Capacidad resistente a corte del hormigdn simple.
Vs = Capacidad resistente a corte del acero de refuerzo.
En el limite, la relacion entre el cortante ultimo y la capacidad resistente nominal es:
Donde:
VU = Solicitacion ultima de cortante.
Vn = Capacidad resistente nominal a corte de la viga de hormigon armado.

¢ = Factor de reduccién de capacidad a cortante, valor para el ACI — 2005 es 0.75.

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

con relacién a las solicitaciones es que:

[V = . (Ve + V)|
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La capacidad resistente del hormigon en vigas rectangulares, esta definida por:
Donde:

VC = Capacidad resistente a corte del hormigdn simple.

vC = Esfuerzo resistente del hormigdn 0.53(f'¢c)"0.5 .

b = Ancho del alma resistente al cortante.

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

extrema en compresion.

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

absorbida por el acero transversal es:

Ay. Ay [,
Vo wvy—ve= v-ly Vg = #
v = ™ S.b, S.by,
g= Ay fy
Espaciamiento de los estribos “S”: T vy —ve by,

La dltima férmula permite determinar el espaciamiento al que deben colocarse los

estribos para absorber un esfuerzo de corte Gltimo determinado.
Separacién minima de armaduras

Para el hormigdn colado in situ, la distancia libre entre barras paralelas ubicadas en una

capa no debera ser menor que:

v" 1,5 veces el didmetro nominal de las barras,

v 1,5 veces el tamafio maximo del agregado grueso, o 38mm.

S < 60cm S

I
(S =
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Donde:

S = Espaciamiento de los estribos.

d = Altura efectiva de la viga.
Separacion maxima de armaduras

A menos que se especifique lo contrario, la separacion de la armadura en tabiques y

losas no debera ser mayor que 1,5 veces el espesor del elemento 0 450mm.

2.7. HORMIGON PRETENSADO.

2.7.1. Definicion.

El pretensado puede definirse en términos generales como la introduccion
anticipada de esfuerzos que generen un estado tensional igual y contrario al que

ocasiona las cargas.

2.7.2. Tipos de Armadura en el Hormigon Pretensado.

En el hormigon pretensado se diferencian dos tipos de armaduras:

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

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

flector de disefo.
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2.7.3. Tipos de Hormigdn Pretensado.

Segun la fase del proceso de ejecucion en la que se introduce el esfuerzo de
pretensado en las armaduras activas se distinguen dos tipos:

Hormigon pretensado con armadura pretesa (Segun ACI: Hormigon Pretensado).

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

a 25 m, por lo que no es de nuestro interés estudiarlo.
Hormigon Pretensado con Armadura Postesa (Segun ACI: Hormigon Postensado).

En este procedimiento se hormigona primero la pieza, disponiendo conductos o
vainas para alojar las armaduras activas, que solo se tesan cuando el hormigén, ha
adquirido la resistencia suficiente para soportar el esfuerzo de pretensado. Es ese

método que se utilizara para la construccion de las vigas.

2.7.4. Ventajas de Hormigon Pretensado.

Esta nueva técnica de construcciones de hormigon tiene una serie de ventajas entre

las que se pueden resumir las principales:

v" El hormigon pretensado posee mayor durabilidad, consecuencia de la estricta

limitacion de la aparicion y abertura de las fisuras del hormigon.

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

cuando éstas desaparecen.

v Economia: el correcto empleo del hormigén pretensado ahorra del 15% al
30% de hormigdn, con relacién al hormigdn armado, gracias a la cooperacion
total de la seccion. El ahorro del acero es mucho mas marcado (del 60 al 80%)

debido al elevado limite elastico de los aceros de pretensado.
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v" Menor deformabilidad: las deformaciones en elementos de hormigén
pretensado son del orden de una cuarta parte de las producidas en el hormigon

armado, para piezas de igual canto, sometidas a idénticas solicitaciones.

2.7.5. Materiales.

Hormigdn.- EI hormigdn que se usa en construcciones pretensadas se caracteriza por
una mayor resistencia que el que se usa en hormigon armado, debido a que esta
sometido a fuerzas mas altas y por lo tanto el aumento de su calidad generalmente

conduce a resultados mas econémicos.

Segin el reglamento ACI-318-05, en hormigon pretensado no se puede

usar hormigones cuya resistencia sea inferior a 280 kg/cm2.

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

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

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

en hormigén armado, este tiene por objeto controlar las fisuras por contraccion y

temperatura y ayudar al corte en la viga.

2.7.6. Propiedades Geométricas de la Seccion.

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

seccion. Para el calculo se toman en cuenta dos estados del hormigon pretensado:

Tiempo = o.- Para elementos postensados cuando la pieza (Viga) se encuentra en
reposo , es decir, la pieza esté tesada en la pista pero todavia no se la llevé al puente.
En este estado solo esta actuando la carga por peso propio.

Tiempo=w.- Cuando la viga ya se encuentra en el puente, y estd soportando las
cargas tales como; carga permanente (Losa, Barandas, Pavimento), Carga Muerta
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(Peso Propio) y Carga viva (Camidn). En este estado se debe homogenizar la seccion

(Viga + Losa).
En cada uno de los estados se debe calcular las siguientes propiedades:

Area de la seccion transversal de la viga.
Distancia del centro de gravedad a las fibras superior e inferior.

Excentricidad del cable con respecto al centro de gravedad.

AERNERNERN

Momento de inercia respecto al centro de gravedad.

2.7.7. Inecuaciones de Pretensado.

Del analisis de esfuerzos de la seccion en tiempo inicial y tiempo infinito, se obtienen

las siguientes inecuaciones de condicion:

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

+ Mo-Coo  Po-eg-Con Py

—_— = f.
T A Au—fm

Donde:
fti = Esfuerzo en a fibra traccionada en tiempo cero.
fci = Esfuerzo en a fibra comprimida en tiempo cero.

Inecuaciones de Condicion para Tiempo Infinito (t = «):

MT" Clnu . Pa. Eon Cl.‘r.\ . Pﬂ

qu: = !a-‘ + I.'r_\ - Am = fcs

M. C, n.Py.e,..C, n. P,
+ T zm_ [ ] Zco_ 0 E}r{:q
[ I, A,

fZ:n =
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Donde:
fts = Esfuerzo en a fibra traccionada en tiempo infinito.
fcs = Esfuerzo en a fibra comprimida en tiempo infinito.

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

Tiempo Inicial: v |Re=080. 7| : [Fa=060.77)]

A

Tiempo Infinito: :

[ =045.77] 5 [fs=160. T

Donde:

f’ci = Resistencia caracteristica del hormigon en el dia del tesado (kg/cm2).

f’c = Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias de fraguado (kg/cmz2).

2.7.8. Fuerza de Pretensado.
Para calcular la Fuerza de Pretensado, trabajamos con las inecuaciones
anteriormente planteadas y en base a ello se puede encontrar el conjunto solucion:

Figura 2.2. Conjunto solucion de la Fuerza de Pretensado:

M o B

B, (kg) =~ Pmin Pmax

e

Fuente: Elaboracién propia

De este conjunto solucion se puede determinar el ndmero de torones de
pretensado a utilizar, de acuerdo al Sistema PROTENDE, que es el que utilizaremos

para el disefio
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N°Torones =

N°Torones =

Pmin

0,74 + fpu  * Atoron

Pmax

0,74 = fpu = Atoron

Los valores de “fpu” y de “Atoron” estan definidos de acuerdo a la tabla del

Sistema PROTENDE que se muestra a continuacion:

Tabla 2.11. Caracteristica de los Torones de Pretensado

CORDOALHAS
CARACTERISTICAS
Designagdo Didmetro Area Nominal Massa Carga de Carga Minima Relaxagao Maxma apas
ABNT Nomnal do Ago Nominal Ruptura al%de 1.000Ha20Cp/
NBR-7483 Minima Alengamento Carga Inicial de
70% | 80%
da Carga de Ruplura
mm mm? Q'm kn kn % %
CPI175RB 932 744 1657 1491
127 25 35
CP 150RB 98.7 775 1873 1686
CP 190R3 152 1400 1.102 2658 2392 25 a5
* Médulo ce elasticidade - 195 = 10 knimm?
* Carga minima a 1% de alongamento, & considarada equivalente a carga a 0,2% da deformacio permanenie, ¢ conresponde a 90%
da carga de ruptura minima especificada

Fuente: Catalogo PROTENDE

2.7.9. Blogue de Anclaje.

Los anclajes se encuentran ubicados en la seccion de los apoyos, en la cual el alma

de la viga aumenta se espesor.

Del Sistema PROTENDE se elegira el anclaje tipo MTC, cuyas caracteristicas se

muestran a continuacion:
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fig 2.3. Anclaje Protende

ANCORAGENS ATIVAS

PROTENDE

"MTC"

¥

SPRRREEY
L

> ,\, Lk A
g )+

Fuente: Catalogo PROTENDE

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

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

2.7.10. Pérdidas de pretensado.

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

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

Las pérdidas en la fuerza de pretensado se pueden agrupar en dos categorias: aquellas
que ocurren inmediatamente durante la construccién del elemento, llamadas
pérdidas instantaneas y aquellas que ocurren a través de un extenso periodo de

tiempo, llamadas pérdidas diferidas o dependientes del tiempo.
2.7.10.1. Pérdidas Instantaneas.
Las pérdidas instantaneas de fuerza son aquellas que pueden producirse

durante la operacién de tesado y en el momento del anclaje de las armaduras activas y

dependen de las caracteristicas del elemento estructural en estudio.
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Pérdida por friccién.

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

vaina se puede tomar como.

ﬁpr = fpj' 1—e~ Kox+ e

Doénde:

AfpF = Pérdida en el acero de pretensado debida a la friccion (MPa).
fpj = Tension en el acero de pretensado en el momento del tesado (MPa).

X = Longitud de un tenddn de pretensado desde el extremo del gato de tesado

hasta cualquier punto considerado (mm).

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

tendon).

o = Cambio angular de la trayectoria del tendén desde el extremo del gato hasta

cualquier punto en consideracion.
n = Coeficiente de friccion por desviacion intencionada.

Tabla 2.12. Coeficientes de friccion para tendones de postensado:

Tipo de acero Tipo de vaina K il
Alambres o Vaina rimida v semirrigida de metal 66107 | 0.15-025
cables galvanizado

Polietileno 6.6 % 107 0.23
Desviacdores de mberia de acero 6,6 x 107 0,25
rigida para tendones externos
Bamas de alta | Vaina de metal galvanizado 6.6 x 107 030
resistencia

Fuente: Nilson
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Pérdida por acortamiento elastico del hormigon.

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

como:
Afel =n+* fcs

Doénde:

Afel= Pérdida en el acero de pretensado debida al acortamiento elastico (kg/cm2).

n = relacién del médulo de elasticidad Es/Ec

Es = Modulo de elasticidad de los tendones de pretensado (kg/cm2)

Ec = Mddulo de elasticidad del hormigon en el momento de la transferencia (kg/cm2).

¢ Pi 1_{_ez +Mo*e
= —— % -y
e Ac r2 |

fcs = Sumatoria de las tensiones del hormigdn 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 (kg/cm?2).

Pérdida por deslizamiento del anclaje.

Esta pérdida viene dada de acuerdo al fabricante, de acuerdo a PROTENDE
la penetracion de cufas esta alrededor de 6mm.

- A-'[‘ -
ﬁfum‘!::_rr = T'E.\:

Dénde:

Afanclaje = Pérdida por Acufiamiento (kg/cm2).

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

Es = Modulo de elasticidad del acero de pretensado (kg/cm?2)
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2.7.10.2. Pérdidas Diferidas.

Se denominan perdidas diferidas a las que se producen a lo largo del tiempo,

después de ancladas las armaduras activas.

Flujo plastico del hormigén.

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

Afcr = Cu = n = fcs

Donde:

AfpCR = Peérdida en el acero de pretensado debida a la fluencia lenta (kg/cm2).

fcs = Tension del hormigdn en el centro de gravedad del acero de pretensado

en el momento de la transferencia ((kg/cmz2).

Cu= Coeficiente de flujo plastico.
n = Relacion del mddulo de elasticidad Es/Ec
Es = Modulo de elasticidad de los tendones de pretensado (kg/cm2)

Ec = Modulo de elasticidad del hormigén en el momento de la transferencia

(kglem?).
Contraccion del hormigon.

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

Afsh = Ep * esh

Doénde:

Afph = Pérdida en el acero de pretensado debida a la contraccion (kg/cm?).

Ep = Médulo de elasticidad de los tendones de pretensado (kg/cm?)
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&sh= Deformacidn por contraccion del hormigon.

Relajacion del acero de pretensado.

Afpra = 138=0.3.Afr = 0,4 Afops = 0,20 Afyisp + Afycr

Doénde:

AfpR2 = Perdida en el acero de pretensado debida a la relajacion del acero

luego de la transferencia (kg/cm?).

AfpF = Peérdida por friccion entre el punto de tesado y centro luz (kg/cm?).
AfpES = Pérdida por acortamiento elastico (kg/cm?).

AfpSR = Pérdida por contraccion (kg/cm?).

AfpCR = Peérdida por fluencia del hormigdn (kg/cm?).

2.7.11. Disefio por Cortante.

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

reforzado de las mismas caracteristicas. Esto se debe esencialmente a dos factores:

v" La combinacién de esfuerzos longitudinales de compresion y de esfuerzos
cortantes.

v La pendiente de los tendones; estad pendiente es tal que produce un cortante
Vp por las fuerzas de preesfuerzo, en direccion opuesta a la del cortante

generado por la carga contra cortante.
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Vo, = F..sinf

Doénde:
Pe = Fuerza de pretensado efectivo en la seccidn considerada.
0 = Pendiente del tendon en la seccién considerada.

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

tanto las metodologias de disefio son similares.

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

realizarlo con cargas de servicio.

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

B V. +V, =V,

Donde:

Vu = Es la fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Es la resistencia nominal al cortante calculado mediante VVn = V¢ + Vs.

V¢ = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto

antes de la aparicion de fisuras.

Vs = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.
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@ = Factor de reduccion de resistencia (se toma 0,85 para cortante).

El cortante mayorado se calcula a h/2 de la cara del apoyo, como se muestra en la

figura:
2.7.11.1.Fuerza Cortante que resiste el Concreto.

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

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

Donde:

Vi = Cortante de agrietamiento por cortante y flexion.
Vcw = Cortante de agrietamiento por cortante en el alma.

Cortante de agrietamiento por cortante y flexion:

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

relativamente bajas.

I
Mcr25(6*m+f2p—fo)

* Mcr

Vi
Vci=0,6+fcxbwx*d+ Vo +
ci fcbw 0+
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Donde:
bw = Ancho del alma (cm).

d = Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero

Presforzado (cm).

Vo = Fuerza cortante en la seccion debido a la carga muerta no mayorada (kg).

Vij = Fuerza cortante mayorada en la seccion, debido a cargas aplicadas

externamente que se presentan simultaneamente con Mmax (kg).

Mcr = Momento que produce figuracion por flexion en la seccién debido a

cargas aplicadas externamente (kg*cm).

Mmax = Maximo momento mayorado en la seccion debido a las cargas
aplicadas externamente (kg*cm).
IC = Momento de inercia de la seccion con respecto al eje que pasa por el

centroide (cm4).

F2p = Esfuerzo de compresion en el concreto debido Unicamente a las fuerzas

efectivas de preesforzado (después que han ocurrido todas las perdidas de

preesforzado) en la fibra extrema de una seccion en la cual los esfuerzos de

traccion han sido producidos por cargas externas (kg/cmz).

fo = Esfuerzo debido a la carga muerta no mayorada en la fibra extrema de una

seccion en la cual el esfuerzo de traccion es producido por cargas externas

(kglem?).
Cortante de agrietamiento por cortante en el alma:

El agrietamiento por cortante en el alma empieza en un punto interior del elemento,

para un cortante nominal Vcw. Cuando los esfuerzos principales de traccidn exceden

la resistencia a traccion del concreto, y luego se propagan diagonalmente tanto hacia
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arriba como hacia abajo, se presentan a menudo en vigas de almas delgadas

sometidas a altas fuerzas de preesfuerzo.

Vew = (3,5 * \/ﬂ-l- 0,3fpc)*bwd +Vp

Donde:

fpc = Esfuerzo de compresion en el concreto (después de que han ocurrido
todas las pérdidas de Presforzado) en el centroide de la seccion transversal

que resiste las cargas aplicadas externamente, o en la union del alma y el ala

cuando el centroide esta localizado dentro del ala (kg/cmz).

bw = Ancho del alma (cm).

dp = Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero de

Presforzado (kg/cmZ).
Vp = Componente vertical de la fuerza efectiva de Preesforzado en una seccion (kg).
Resistencia al cortante proporcionada por el refuerzo:

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

5i W, < 0,5 (0. 1) No es necesario poner estribos
Si 0,5 (0.1} < ¥, =< (@.V.) No se necesita estribos, poner el Av minima

S5t B, =051 Se necesita estribos, por lo tanto se calcula

Cuando se hace necesario el calculo de la armadura transversal para resistir la
fuerza cortante de disefio en una seccién especifica, su contribucién a la

resistencia debera ser igual.

Vs=4*ﬁ*bW*d

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

concreto y del que debe resistir el refuerzo, entonces:

=kt
El area de la seccion de refuerzo transversal requerida seré:

PRl
D fyd

Para fines practicos no es conveniente suponer un espaciamiento y calcular la
seccidén requerida, sino mas bien elegir el tipo de estribo y conocida el area de

dicha armadura encontrar el espaciamiento, es decir:

_ PAwnfyed
=V, — 0.V,

2.8. Muros de contencién.

Los muros de contencidn tienen como finalidad resistir las presiones laterales 0 empuje
producido por el material retenido detras de ellos, su estabilidad la deben
fundamentalmente el peso propio y al peso del material que esta su fundacion. Los

muros de contencidn se comportan basicamente como voladizos empotrados a su base.

Designamos con el nombre de empuje, las acciones producidas por las masas que se
consideran desprovistas de cohesion, como arenas, gravas, cemento. En general los
empujes son producidos por terrenos naturales, rellenos artificiales o materiales

almacenados.
2.8.1. Tipo de muros de contencién.
Los muros de contencion de uso mas frecuente son:

Muros de gravedad: Son muros con gran masa que resisten el empuje mediante su
propio peso y con el peso del suelo que se apoya en ellos; suelen ser econémicos para
alturas moderadas, menores de 5 m, son muros con dimensiones generosas, que no

requieren refuerzo.
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Figura 2.4. Muro de gravedad

MURC DE GRAVEDAD MURD DE GRAVEDAD DE
DE HORMIGCON SIMPLE HORMIGOM ARMADC

Fuente: Norma AASHTO LRFD

Muros en voladizo: Este tipo de muro resiste el empuje de tierra por medio de la
accion en voladizo de la pantalla vertical empotrada en una losa horizontal (zapata),
ambos adecuadamente reforzada por resistir los momentos y fuerzas cortantes a que

estan sujetos.

Estos muros por lo general son econémicos para alturas menores de 15 metros, para
alturas, la forma méas usual es llamada T, que logra su estabilidad por el ancho de
zapata, de tal manera que la tierra la colocada en la parte de ella, ayuda a impedir el
volcamiento y lastra el muro aumentando la friccion suelo-muro en la base, mejorando

de esta forma la seguridad del muro al deslizamiento.

Estos muros se disefian para soportar la presion de la tierra, el agua debe eliminarse
con diversos sistemas de drenaje que pueden ser barbacanas colocadas atravesado la
pantalla vertical, o sub-drenajes colocados detras de la pantalla cerca de la parte

inferior del muro.

La pantalla de concreto en estos muros son por lo general relativamente delgadas, su
espesor de la corona debe ser lo suficientemente grande para permitir la colocacion del

concreto fresco, generalmente se emplean valores que oscilan entre 20 y 30 cm.

El espesor de la base es funcion, de las fuerzas cortantes y momentos flectores de las
secciones situadas delante y detrds de la pantalla, por lo tanto, el espesor depende
directamente de la posicién de la pantalla en la base.
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Figura 2.5. Muro de voladizo

BR
Ve sup-est

Vit ven

[ Es

"‘ -l l Vv e Y‘Dc est
Ex /

Fuente: Elaboracion propia

2.9. Fundaciones.
2.9.1. Tipo de fundaciones.

Fundaciones Directas: Son aquellas reparten la fuerza que le transmite la estructura a

través de sus elementos de apoyo sobre una superficie de terreno bastante grande que

admite esas cargas.
Se considera fundacién superficial cuando tiene entre 0.50m. y 4m de profundidad, y
cuando las tensiones admisibles de las diferentes capas del terreno que se hallan hasta
esa cota permiten apoyar la estructura en forma directa sin provocar asientos excesivos
de la estructura que puedan afectar la funcionalidad de la estructura de no ser asi se

haran fundaciones profundas.

Fundaciones Profundas: Para fundaciones profundas, tales como pilotes o pilas de
fundacion, la exploracion debe extenderse bajo el nivel previsto para la punta de los

pilotes o bajo de la cota de fundacion de las pilas.

Se considera fundacion profunda cuando el emplazamiento de las fundaciones son

mayores a 4m y la naturaleza del terreno presente una capacidad de terreno muy baja y
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socavacién muy elevada, y otras condiciones que limiten la aplicacion de fundaciones

superficiales.

Figura 2.6. a) Pilares de pdrtico abierto con viga cabezal, b) Pilares con diafragma, c)
Pilares de pértico cerrado con viga cabezal, d) Pilares con viga en voladizo, €) Pilares

solidos

Fuente: Cimentaciones superficiales y estructuras de contencion
2.9.2. Requerimiento para cimentaciones.
Cimentaciones superficiales:

v’ Las zapatas seran disefiadas para mantener las presiones maximas del suelo y/o
roca menores a las presiones admisibles.

v' Las zapatas seran empotradas a una profundidad suficiente para proporcionar la
seguridad adecuada de acuerdo al tipo de suelo y la proteccion contra la
socavacion y los efectos de heladas.

v’ Para el analisis de estabilidad de cimientos se utilizaran las propiedades del
suelo y/o roca calculadas a partir de ensayos de campo y/o laboratorio. Valores

referenciales podran ser empleados solamente en el estado limite de servicio.
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Cimentaciones profundas:

v' El pilote sera disefiado para capacidad portante, resistencia estructural y

soportar asentamientos y deslizamientos laterales tolerables..

v Los espaciamiento entre centros de pilotes no seran menores de 0.75m 6 2.5

veces el didmetro o lado del pilote.

v’ Para el analisis de estabilidad de cimientos se utilizaran las propiedades del

suelo y/o roca calculadas a partir de ensayos de campo y/o laboratorio. Valores

referenciales podran ser empleados solamente en el estado limite de servicio.

2.9.3. Factores de seguridad.

Los factores de seguridad para la condicion estatica en muros de contencion en general

y en muros de contencion de estribos, seran:

Factor de seguridad al vuelco

Factor de seguridad al deslizamiento

Verificacién del tercio central

Esfuerzo del terreno de fundacioén.

FSV =Z_I\/Ie> 2
>Mv

>Fe-C
>Fv

FS.D= >1.5

3 E B >*Me—-XMv
2 2Fe

E
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CAPITULO 111

3. INGENIERIA DEL PROYECTO.

3.1. ESTUDIO TOPOGRAFICO.

Se realiz6 un levantamiento topografico segun lo especificado en el capitulo
anterior, abarcando una superficie mds o menos 100 metros aguas arriba y 100
metros aguas abajo del rio, de igual forma en direccion de los accesos.

Resulté un levantamiento de 216 puntos que fueron procesados con un software de
computador AutoCAD Civil 3d, generando curvas de nivel a cada metro y plasmados

en planos. Ver (Anexo B1- H).

Figura (3.1).- Area cubierta por el levantamiento Topogréafico

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura (3.2).- Seccién Transversal de Emplazamiento de Puente

Fuente: Elaboracién propia.

3.2. ESTUDIO DE SUELOS.

Se realizd el estudio del suelo en la Laboratorio externo Empresa Consultora EOLO
S.R.L. mediante dos perforaciones, obteniéndose resistencias de 2,45 y 3,0 kg/cm2
mediante el ensayo de penetracion normal SPT, para determinar las propiedades fisicas
mecanicas del suelo, dicho material corresponde a un tipo gravoso con escaso fino del
cual se determind tipo de suelo A-1 (a) segun la clasificacion AASHTO Ver (Anexo
B.2).

Tabla 3.1 Resumen de resistencia portante del suelo

Pozo | Zona | Profundidad N Resistencia
N° m Nro Golpes | Kglcm?
1 | Calama| 3.30-3.75 14 245
2 Jurina | 2.70-3.15 20 3

Fuente: Elaboracion propia.

En el disefio se trabajé con una resistencia admisible de 2,45 kg/cm?.
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3.3. ESTUDIO HIDROLOGICO E HIDRAULICO.

Las caracteristicas fisicas se obtuvo con la ayuda de programa google earth, el tipo de

cobertura con la que cuenta la zona el coeficiente de escorrentia C y la forma de la

cuenca, para el procesamiento de los datos se utilizo el software AutoCAD Civil 3d, el

perfil las secciones transversales en tres puntos para la determinacion del tirante

méaximo y caudal maximo, con la ayuda del software Microsoft Excel 2010 para el

procesamiento de datos. Ver (Anexo B.3-B4).

v
v

Presenta un érea igual a 78.84 km?.

El cuenca es de forma ovalo redonda.

El rio nace a una altura de 3834 m.s.n.m. y desciende hasta los 2112 m.s.n.m.
con una pendiente de 0.086 m/m

Se determind que el Rio Jurina tiene una seccién con capacidad de llevar 307.94
m?/s. en una crecida para un periodo de retorno de 200 afios.

Para un caudal de 307.94 m*/s. Presenta un tirante maximo de 1.60 m.

Cota NAME 2116,31 m.s.n.m.

Cota minima de ubicacion de la parte inferior de la viga 2117.81 m.s.n.m.
asumiendo una altura de revancha minima de 1.5 metros.

Cota lecho del rio 2113.69 m.s.n.m.

Cota de fundacion de estribos 2110.16 m.s.n.m.
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3.4. ESTUDIO DE SOCAVACION.

Para la determinacion de la profundidad de socavacion general, como también la
socavacion localizada en estribos se realiz6 por diferentes métodos empiricos como se
muestra a continuacion.

Para el procesamiento de los datos se realizo con la ayuda del software Microsoft Excel
2010

Socavacion General

Tabla 3.2. Socavacion General

METODO H Ys UNIDAD
RICHARDSOM Y DAVIS 3,81 2,18 m
LISCHTVAN - LEVEDIEV 4,21 2,61 m
LACEY 3,67 2,04 m

Fuente: Elaboracion propia.

Socavacion Local En Estribos

Tabla 3.3. Socavacion localizada

METODO H Ys UNIDAD
LAURSEN 3,77 2,17 m
FROEHLICH EN 1987 3,20 1,60 m

Fuente: Elaboracion propia.

H= Altura de socavacion medida desde el lecho del rio hasta el tirante mdximo en (m).

Ys= Altura de socavacion medida desde el lecho del rio (m).

Para asegurar la estabilidad de los elementos de la infraestructura del puente estos se

disefiaran con la altura de socavacion general de 2.61m determinada por el método de
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Lischtvan Levediev, por ser el valor mas critico de entre todos los métodos y tipos de
socavacion. Ver (ANEXO B.5.).

3.5. DISENO ESTRUCTURAL DE LA SUPERESTRUCTURA.

El presente disefio estructural se lo realizo en base a la norma AASHTO LRFD 2004

para los tipos y factores de carga.

Para el disefio de la armadura de los elementos de superestructura e infraestructura de

H°A?° se utiliz6 las formulas de la norma ACI 318S-05

3.5.1. Disefio de Barandado.

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

hormig6n armado con una altura de 1,10 m.

Los postes se distribuyeron con una separacion de 2 metros a manera de reducir el peso
0 carga que éste ocasiona; sin embargo, cerca de los extremos se redujeron un poco las
separaciones de manera que los postes queden distribuidos de forma tal que se tenga un
poste al comienzo y al final del barandado.

Solicitaciones de disefio resultantes por el peso propio DC y cargas vivas:

momento Mu= 430.74 kg*m y cortante Vu=419.22 kg. Ver (Anexo C-H).
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Figura (3.3.). Geometria del Barandado:

~—~ 0,12
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Fuente: Elaboracién propia.

3.5.2. Diseio de Vereday Bordillo.

Las veredas se disefiaron con una ancho libre para el paso peatonal de 0.77 m con un
espesor de losa 0.15 m, ubicadas a ambos lados de la calzada del puente, éstas estan
disefiadas para resistir las cargas actuantes de carga muerta y cargas vivas como ser la
del camién de disefio, la fuerza de choque vehicular producido por el camién de disefio
y sobrecarga peatonal. Ver (Anexo C - H).

Solicitaciones de disefio resultantes por el peso propio DC y cargas vivas:

Vereda

Momento Mu= 1091,77 kg*m y cortante Vu= 3648,88 kg.

Bordillo

Momento Mu= 1509,61 kg*m y cortante Vu= 1337,92 kg.
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Figura (3.4.).- Geometria Acera Peatonal y bordillo:

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.3. Numeroy separacion de Vigas.

El ndmero de vigas se determind tomando en cuenta las recomendaciones dadas de
acuerdo con la NORMA AASHTO LRFD 2004, con la cual se determind un nimero de
vigas igual a 3. Y una separacion entre vigas calculada a través del uso de la fraccion de
carga, resultando una separacién de 2.7 m. Entre vigas quedando un volado de 0,95 m

en ambos extremos. Ver (Anexo C - H).

Aplicando ley de momentos a L/2 tenemos que:

1*(s+a—0.6)+1*(s+a—06—-1.8)= fe*s

_ 2*s+2%ag -3

s

fe
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2Fs+2%q=730n ....(1)

7.30 — 2% 5

a = ....(2

2

Como:
fi = fe = 0.596*S

Por lo tanto:

Separacion de vigas S =2.69 m

Entonces asumimos una separacion entre vigas de :
Adoptamos S=2.70 m

Por lo tanto a = 0.95 m

N° de vigas N°=3

Figura (3.5.). Separacion de vigas:

7,30

Ij‘\ O,95j /’il
(. T

7.80m

Fuente: Elaboracion propia

3.5.4. Disefio de Losa de Hormigén Armado.

La losa del puente se disefio con un espesor de 0.25 m, dimension que cubre todas las
exigencias de norma, ademas abarca una calzada de dos vias de trafico de un ancho
total y minimo de 7,3 m con una longitud total de 35.6 m.

Encima de esta losa se dispuso una capa de rodadura de pavimento flexible de 5 cm de
espesor que forma un desnivel con la vereda de 0.25 m.

La losa de tablero estara sometida a cargas por peso propio como también de las cargas
vivas como ser sobrecarga vehicular, sobrecarga peatonal y accesorios.

Ver (Anexo C-H).
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Tabla 3.4. Resumen de solicitaciones

Solicitaciones de disefio para la losa exterior e interior
(-M) = -5341,62 Kg*m
(+M) = 4342,40 kg*m
(V) = 10434,39 kg

Fuente: Elaboracion propia.

Figura (3.6.). Geometria y caracteristicas de losa

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.5. Disefio de Diafragmas de Hormigén Armado.

Las vigas diafragma se disefiaron lo mas rigidas posibles monoliticas con el tablero.
Estas vigas fueron distribuidas de forma transversal a lo largo del puente con
separaciones de 8.9 m, con una altura de 1,90 m y un ancho de 0,25 m.

Ver (Anexo C - H).

Solicitaciones de disefio (-M) = 642,5 kg*m ; (+M) = 38695 kg*m ; (V) = 29624 kg

Figura (3.7.). Geometria y caracteristicas de diafragma

F———2.70m F 2.70m

Fuente: Elaboracion propia.

68



3.5.6. Disefio de Vigas de Hormigon Pretensado con Armaduras Postesas.

Las vigas de Hormigdn pretensado con armaduras postesas tienen una longitud de 35.6
m la seccion de la viga a disefar seré la seccion | tipo AASHTO LRFD 2004 la altura
de viga se determiné comparando los valores obtenidos segun Belmonte y la norma
AASHTO LRFD 2004 Belmonte recomienda la H=L/16 con la cual se determind una
altura de 2,30 m y segun la norma AASHTO LRFD 2004 H > 0.045 L dandonos una
altura aproximada de 1.8, altura asumida para el disefio H=2,10 m.

Segun Nilson y la longitud total de la viga se asumi6 la seccion tipo VI para el disefio
de la viga. Ver (Anexo C - H).

NUmero de vigas = 3 vigas de longitud 35.6 m

La fuerza de postesado teorica total es igual a 708.000 kg.

Numero de vainas = 3 vainas de 12 torones G 270. Tipo PROTENDE
Pérdidas de pretensado asumido= 20%

Pérdidas de pretensado calculado = 20.13 %

Tipo de anclaje = 18 piezas tipo MTC 12T

Figura (3.8.). Geometria de la Viga Postesada en centro luz:

1,00
3
008 0.10%
1,34 210
0,25
*7
0,20
20
+~—0,70—~

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura (3.9.). Geometria de la Viga Postesada en apoyos:

T—l,OOﬂ
013 0,13 \
e — 0,25
0,077 N
O y
0,45
O }
R 0,45
0,10—
0,20
+~—0,70—

Fuente: Elaboracion propia.

Figura (3.10.). Anclaje PROTENDE
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Fuente: Catalogo PROTENDE.
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Figura (3.11.). Propiedades de torones PROTENDE

ANCORAGEM "MTC"

= --D

Placa Funil Bloco de Fretagem (Ago CA-25)
Ancoragem

Tipg A 8 (& s € F G H
mm mm mm mm mm mm mm mm
4 MTC 127 150 200 100 45 200 50 140 10
6 MTC 127 180 200 120 50 200 50 170 10
7 MTC 127 190 200 127 50 250 50 180 10
8 MTC 12.7 210 250 139 50 300 50 190 10
9 MTC 127 220 250 152 55 300 50 200 10

10 MTC~ 49 240 H\ c“ - 200 al oLoTa el
I 12 MTC 12.7 240 220 lﬁ 5& 350 50 220 12
15 MTC 127 290 300 197 60 350 50 270 12
19 MTC 127 320 300 215 60 400 50 290 12
22 MTC 127 350 300 235 60 450 60 320 16
27 MTC 127 400 430 267 75 600 70 410 20
31 MTC 127 420 430 279 85 600 70 430 20
4 MTC 152 170 200 110 50 200 50 160 10
6 MTC 152 210 250 140 55 300 50 190 10
7 MTC 152 230 250 146 55 350 50 210 12
9 MTC 152 260 250 175 60 350 50 240 12
12 MTC 152 300 250 197 60 400 50 280 12
15 MTC 152 340 300 222 60 450 50 310 12
19 MTC 152 380 300 247 70 500 50 350 16
22 MTC 152 420 350 267 75 600 70 430 20
27 MTC 152 450 370 292 85 650 70 470 20

Fuente: Catalogo PROTENDE.

3.5.7. Juntas de Dilatacion.

Para las juntas de dilatacién, con en el objeto de proteger los bordes se coloca tanto en

el borde del estribo como en la losa del puente, fierro metalico angular de 47°x4”°x3/8”

en combinacién de barras de acero de 10 mm de diametro cada 20 cm, ademas se debe

rellenar la rendija de 5 cm con material flexopreno para evitar que particulas de tierra

perjudiquen la dilatacion del hormigdn. Todas los componentes de la junta de dilatacion

no tienen disefio alguno inclusive en algunos libros ya soélo se recomiendan

dimensiones. Ver (Anexo H).Planos

Figura (3.12.).- Detalle de la Junta de Dilatacion:

CANTONERA
L4"x 4" x 3/8"

0,10 0,10

P72 - 40810mm C/20cm

0,05

0,10 /0,10

JUNTA DE NEOPRENO

N° SM2000

P73 - 2@ 8mm

SOLDADO A LA CANTONERA

Fuente: Elaboracién propia.
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3.6. DISENO DE LA INFRAESTRUCTURA.

3.6.1. Diseilo Apoyos de Neopreno.

Siguiendo el procedimiento que propone el libro de “Belmonte” se determiné el uso de

apoyos de neopreno compuestos con planchas metalicas.

Los apoyos determinados son de dimensiones de 0.45x0.45x0.1 m. Ver (Anexo C-H).

Figura (3.13.).- Detalle del apoyo de neopreno:

APOYO DE NEOPRENO (45X45X10)cm
4 PLACAS DE NEOPRENO 2,5¢cm

Fuente: Elaboracién propia.

3.6.2. Disefio de dados.

Los dados tienen un area de apoyo de 0.60x0.60m con una altura sobresaliente de

0.10m. Ver (Anexo C-H).

Figura (3.14.).- Detalle Dado de apoyo:

~—0,60—

DADO

T—O,GO*T NEOPRENO
DADO
ﬁ

0,60

J

T> }>0,45
,45

Fuente: Elaboracién propia.
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3.6.3. Disefio de Estribos.

De la variedad de tipos de estribos aqui se empleé el estribo con aleros ya que es mas
conveniente para la retencion del relleno de la plataforma de acceso para la estructura.

Los estribos tienen una altura total de 10.0 m, y un alero de 10m. a 7m., con barbacanas
de tubo PVC de didmetro 4 pulgadas para el drenaje con una separacién de 2m
disefiados con zapatas de 1.40 m de altura esta geometria cumple las condiciones de
estabilidad, vuelco y deslizamiento para el lugar donde serd emplazado, esfuerzo

admisible del terreno osuelo=2.45 kg/cmz. Ver (Anexo C-H).

Figura (3.15.). Elevacion del Estribo Tipo:

L, 2

|- |- — DRENAJE @ 4" c/2m

Fuente: Elaboracion propia.

Figura (3.16.).- Vista en Planta del Estribo Tipo:

Fuente: Elaboracion propia.
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3.6.4. Disefio de Gaviones.

Se empled gaviones tipo caja, con espigones y colchoneta para la proteccion de la
infraestructura como también la erosion de los méargenes del rio. Ver (Anexo C-H).

Figura (3.17.).- Vista lateral muro de contencion tipo gavion:

GAVION MALLA COMUN

|

>AV\ON MALLA PVC

1,00

[7or

COLCHONETA MALLA PVC %

MALLA GEOTEXTIL

|

1,00\

Fuente: Elaboracién propia.

3.6.5. Terraplén de accesos.

Segln la topografia que presenta el lugar de emplazamiento el acceso de ingreso y
salida del puente, segin la norma de carreteras la pendiente maxima permisible 10 %
pendiente asumida de 8% para garantizar la visibilidad del conductor y por ser un

ingreso de puente. Ver (Anexo H).

Figura (3.18.). Vista longitudinal

CONFORMACION TERRAPLEN LADO CALAMA CONFORMACION TERRAPLEN LADO JURINA

ENTEB% T T G0 PEND’ENTE
N.AM.E= 211631 8%

LECHO DEL RI0 =2113.69
\\/

COTA DE FUNDACION= 2110.16

pEND!

Fuente: Elaboracién propia.
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3.7. ESPECIFICACIONES TECNICAS.

Se desarrollaron especificaciones técnicas de forma general, las que muestran los
requisitos minimos que se tendran que cumplir, ademas mencionar que se deben aplicar
las normas correspondientes tanto de hormigones como para los aceros estructurales ver
(Anexo E).

3.8. COMPUTOS METRICOS.
Los computos métricos se presentan en el (Anexo F).
3.9. PRECIOS UNITARIOS.

Los precios unitarios se los desarrollaron por items en donde se utilizaron precios
actuales de materiales, mano de obra y maquinaria, en los cuales se consideraron lo

siguiente: ver (Anexo F).

1. Materiales.
2. Mano de obra.
Cargas sociales, 55% al 71.18 % de la mano de obra.
Impuestos 1IVA, 14.94% de la mano de obra + Cargas Sociales.
3. Equipo, maquinaria y herramientas.
Herramientas menores, 5% del total de la mano de obra.
Gastos generales y administrativos, 15% de 1+2+3.
Utilidad, 10 % de 1+2+3+4.
Impuestos 1T, 3.09 % de 1+2+3+4.

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

N g oA
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3.10. PRESUPUESTO.

El presupuesto se realizo aplicando el software PRESCOM 2010 con el cual se
determind el monto total: ver (Anexo F).

Total 4.029.504,38 bs

Cuatro millones veintinueve mil quinientos cuatro 38/100 Bolivianos.

Precio por metro 16.169,76 $us

Diesiseis mil ciento sesenta y nueve 76/100 Dolares

3.10. CRONOGRAMA.

Se desarrollé una programacién mediante el método del diagrama de Gantt, se estimo
un tiempo de ejecucion de la obra:
Ver (Anexo F).

Tiempo = 292 dias calendario.
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO.
4.1. Definiciones.

4.1.1. Hormigon pretensado.

Estructura o elemento de hormigdn pretensado se considera a aquel elemento que se
somete, antes de su puesta en servicio, a acciones de pretensado, permanentes y creadas

artificialmente que se componen con las acciones directas o indirectas.

En el hormigdn pretensado, el hormigonado se efectia después de haber tesado y
anclado provisionalmente las armaduras sobre una base fija. Cuando el hormigén ha
fraguado y adquirido la suficiente resistencia, se liberan las armaduras de sus anclajes
provisionales, y por adherencia, se transmite al hormigdn la fuerza previa introducida

en dichas armaduras.

En el hormigon pretensado con armaduras postesas, se hormigona primero la pieza,
disponiendo en ella conductos o vainas para alojar las armaduras activas, que se tesan y

anclan cuando el hormigon ha adquirido la resistencia suficiente.

4.1.1.1.Ventajas de hormigon pretensado.

v Brinda un mejor comportamiento bajo cargas de servicio.
v' Los elementos pretensados logran ser eficientes y esbeltos utilizando menos

material que otros procesos constructivos.

4.1.1.2. Desventajas de hormigdn pretensado

v El disefio de los elementos estructurales es mas complejo y especializado.

v El control que se debe ejercer para su ejecucion es mas intenso en comparacion
de un hormigon armado coman.

v El control de materiales para un hormigén pretensado es mas exigente que para

un hormigdén armado convencional.
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4.2. Vigas de H°P°.

Estan constituidas por vigas longitudinales, las que permiten la transmision de las
cargas que acttan sobre la superestructura a la infraestructura y a través de ella al

terreno de fundacion.
4.2.1. Seccion tipo cajon.

Entre las ventajas principales de estos elementos, podemos citar su ligereza dada la

eficiencia de la seccién y su buena capacidad para resistir

Fig.4.1. Seccion transversal puente de vigas tipo cajon
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Fuente: Norma AASTHO LRFD

4.3.Estribos.

Los estribos estan constituidos por partes. La primera denominada meso estructura, esta
constituida por un muro frontal, la mesa de apoyo, el muro espaldar y las alas. La
segunda denominada infraestructura, que es la fundacion del estribo y la encargada de

transmitir las cargas de terreno.
4.4. Objetivo.

El presente trabajo pretende que los universitarios que se encuentren en el desarrollo de
un proyecto de puentes, o tengan la necesidad de realizar el disefio estructural de una
viga de H°P° y estribo de H°A° tengan una herramienta de facil comprension, y basada

en las normas que se utilizan en nuestro medio.
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4.5. Alcance del aporte.

El aporte académico para el presente trabajo comprendera la elaboracion de planillas
realizadas mediante el software Microsoft Excel 2010 las cuales se hard entrega en
forma digital, el analisis de la viga de H°P° est& limitada hasta la determinacién de la

fuerza de pretensado y las perdida Ver anexo G

V' Planilla de Excel para el disefio viga de H°P®.

V' Planilla de Excel para el disefio de estribo de H°A®.

4.6. Norma De Disefo.

Para la realizacion de las planillas de disefio se hizo uso de la norma de AASHTO
LRFD 2004 de la cual se extrajo informacion para el pre dimensionamiento de algunos
elementos que comprenden la superestructura como también, cargas muertas, vivas,
sobrecargas de disefio, sobrecarga peatonal y los factores de carga, para la

determinacion de armaduras de elementos de H°A° se utilizara la norma ACI 318S -05.

4.7. Conclusiones y Recomendaciones Del Aporte Académico

4.7.1. Conclusiones.

v Cada elemento estructural esta analizado y disefiado independientemente bajo
consideraciones particulares para cada uno tanto de carga como de disefio

v’ Las cargas y factores de carga estan basadas en la norma AASHTO LRFD 2004,
para el disefio de las armaduras de los elementos de H°A° se los realizo con la
norma ACI 318S — 05.

v Se elabora una herramienta didactica para el calculo de las vigas de H°P°® vy
estribo de H°A° usando el programa Microsoft Excel 2010 estando a

disposicién de la comunidad universitaria.
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4.7.2. Recomendaciones.

v Se recomienda tener cuidado en la introduccion de los datos los cuales deberan
estar en la misma unidad que se muestra en las planillas para evitar errores en el
calculo.

v' Es importante que el proyectista antes de realizar el disefio de este tipo de
estructura evalué la topografia del lugar, tirante maximo de aguas, para lograr la
luz de calculo adecuada para el tipo de puente a disefiar

v Para la planilla de calculo de estribo se debera verificar las condiciones y

cambiar la seccion hasta que satisfaga las condiciones de estabilidad.

4.8. Conclusiones y Recomendaciones.
4.8.1. Conclusiones.

v Con los resultados obtenidos de los estudios de suelos, topografico, hidroldgico
e hidraulico.), se determiné el disefio de un puente de vigas de hormigon
pretensado de 35.6 m. de longitud de un solo vano.

v' Una vez analizada la topografia que presenta el lugar de emplazamiento se
determind realizar el emplazamiento de la estructura a 160 metros aguas arriba
del eje del camino antiguo para evitar la erosion y socavacion que produciria la
bifurcacion existente.

v Una vez concluido el ensayo de suelos, se determind una capacidad portante del
terreno 2,45 kg/cm?2

v El tiempo aproximado de ejecucion de la estructura sera de 292 dias calendario.
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4.8.2. Recomendaciones.

v Se recomienda la aplicacion de la seccion | para el disefio de la viga de H°P®,
por ser mas econdmica y su tiempo de ejecucidén es menor en comparacion a
otra seccion.

v' Se recomienda la aplicacion de muros de contencién del tipo gavién, para
garantizar la estabilidad en ambos margenes del rio y ser una estructura que
genera menor dafio ambiental.

v Se recomienda la ejecucion del terraplén de ingreso y/o salida de la estructura
con una pendiente menor a la maxima permisible recomendada en el “Manual y

Normas para el Disefio Geométrico de Carreteras”.
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