CAPITULO |

1 ANTECEDENTES
1.1 El problema

La comunidad de San Telmo en la actualidad es una zona de bajos recursos cuya principal
fuente de ingresos es la agricultura, donde el cultivo dominante es la cafia de azucar, cuya
produccion es materia prima para la elaboracion de azucar en el Ingenio de Bermejo
ubicado en la segunda seccion de la provincia Arce (Bermejo); también se siembra en
forma complementaria maiz, mani, papa, hortalizas, frutales como citricos, en algunos caso

bajo riego y empleo de algunos insumos que permite mas de una cosecha por afio.
1.1.1 Planteamiento

Las actividades agricolas en la comunidad de San Telmo se ven perjudicadas por la falta de
vias accesos, debido a la dificultad de trafico vehicular y peatonal en época de estiaje
ademas de la Interrupcion temporal en épocas de lluvia en el camino comunal San Telmo —
cooperativa agricola Kennedy progresiva 4+086,83 zona el “VADO”.

Las causas que generan este problema para la comunidad son

> Crecidas del rio en épocas de lluvias
> El camino atraviesa obligatoriamente por el lecho del rio
> Caudales considerables en épocas de estiaje

Si se continua con esta situacion la comunidad de San Telmo serd afectada gravemente
viéndose impedida de poder comercializar sus productos hacia las principales fuentes de
abastos de la ciudad de Bermejo e inclusive a la cuidad de Tarija dejando que la produccion
del lugar se vea frenada, debido a las pérdidas econdmicas y de tiempo que se producirian.
Ademas de crear inseguridad a los vehiculos y peatones que transitan constantemente por el

lugar. Por lo que es necesario plantear las siguientes alternativas de solucion.

> Construccion de una variante vara evitar el rio
> Construccion de un badén

> Construccion de una presa reguladora de aguas
> Construccion de un puente vehicular
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1.1.2 Formulacién

La construccion de una variante para evitar cruzar el rio es inviable ya que se necesitaria un
movimiento de tierras considerable. A su vez la construccion de una presa reguladora de
aguas no es viable en razon al alto costo de su construccion ademas que inundaria la
mayoria de los terrenos que se usan actualmente para la produccion agricola.

Por estas causas de las alternativas de solucion planteadas solo es posible el puente

vehicular y el badén.
1.1.3 Sistematizacion

De las dos alternativas posibles vemos que la construccion de un badén no es la mejor
alternativa, debido a que el lecho del rio tiene una vasta longitud, ademas que presenta
caudales con arrastre de material pétreo. Por lo cual tomamos como la alternativa mas
conveniente el puente vehicular. En el analisis de alternativas se definié que el puente de

hormigdn con vigas pretensadas es la mejor alternativa.

1.2 Objetivos

Los objetivos que tiene el proyecto de ingenieria civil son los siguientes:
1.2.1 Objetivo general

v Realizar el disefio estructural del puente vehicular EI Vado, de hormigén armado

con vigas pretensadas.
1.2.2 Objetivos especificos
Se plantean los siguientes fines

Realizar el levantamiento topografico de la zona de estudio.

v

v’ Efectuar un estudio hidrolégico de la cuenca del rio San Telmo.

v Realizar el estudio de suelo del lugar de emplazamiento del puente.
v

Llevar a cabo el disefio estructural de la superestructura del puente.
2



v Realizar el disefio estructural de la infraestructura del puente.
v" Realizar el disefio de fundacion de la infraestructura.

v’ Realizar planos estructurales del puente.

1.3 Justificacion

1.3.1 Académica

Profundizar conocimientos adquiridos en el disefio de puentes vehiculares, ademés de poder

alcanzar la titulacion profesional de la carrera de ingeniera civil
1.3.2 Técnica

Demostrar la confiabilidad de la nueva estructura, ademas de su buen célculo, cumpliendo con los

parametros y sugerencias instauradas en las normativas de puentes vigentes.
1.3.3 Social - Institucional

Aportar con una solucion apropiada al problema que genera la dificultad e interrupcion
temporal de tréfico vehicular y peatonal en el camino comunal San Telmo — Cooperativa
Agricola Kennedy zona el “VADQO”, de esta manera facilitar el transporte de los productos
agricolas al mercado, reduciendo las pérdidas econémicas y de tiempo, consiguiendo asi un

transporte mas economico.
1.4 Alcance del proyecto

Con informacion secundaria, en el perfil de proyecto se han analizado varias
alternativas, se eligié la opcion mas viable, ademas se planteo los resultados a

lograr.



1.4.1 Analisis de alternativas

ALTERNATIVA “A”

Puente de hormigon armado: Se descarto econdmica y financieramente, por no ser la mas
econOmica, técnicamente por falsa estructura — encofrado de madera y por la inestabilidad
ya que el lecho de rio tiene caudales considerables en épocas de estiaje y grandes crecidas

en épocas de lluvia.

ALTERNATIVA “B”
Puente de madera: Proyecto inviable econémicamente y financieramente, por no ser el méas
maodico, juridicamente ya que existe una prohibicion de explotar maderas en la zona del

proyecto y lugares aledarios.

ALTERNATIVA “C”
Puente de mamposteria de piedra: Opcion inviable econémicamente y financieramente por
no ser la mas barata, técnicamente por la luz que hay que salvar, ademas de las grandes

crecidas en épocas de lluvias.

ALTERNATIVA “D”
Puente de hormigdn pretensado; Disyuntiva viable econémicamente y financieramente por
ser la més ahorrativa, ademas de tener una durabilidad superior que las demas alternativas y

de que en la zona este tipo de estructuras ya sean comportado de modo muy eficiente

En consecuencia con el analisis de problemas materializado en el perfil del proyecto,
se definié que la alternativa viable es el proyecto: Disefio estructural de un puente

vehicular con estructura de hormigén armado con vigas pretensadas.
1.4.2 Resultados a lograr

Una vez desarrollando el proyecto de ingenieria civil se espera alcanzar los siguientes

resultados:



a. Recopilacion y procesamiento de informacién técnica disponible en el
Gobierno Auténomo Municipal de Padcaya, Gobernacion y comunarios
del lugar.

b. Levantamiento topografico: El levantamiento topografico se practicara
100 metros aguas arriba y 100 metros aguas abajo, ademas de 100 metros
en ambos accesos (Estudiante - laboratorio de topografia de la carrera de
Ingenieria Civil).

c. Estudio hidrologico: Calculo de caudales maximos, tirantes maximos y
asi también el estudio de la socavacion (Estudiante — trabajo de
gabinete).

d. Estudio de suelos: Se determinara la capacidad portante, estratificacion
del suelo (Estudiante — laboratorio de suelos de la carrera de Ingenieria
Civil).

e. Disefio y célculo estructural del puente vehicular de hormigon armado
con vigas pretensadas, infraestructura y superestructura (Estudiante —
trabajo de gabinete).

f. Planos estructurales del puente vehicular de hormigén armado con vigas

pretensadas (Estudiante — trabajo de gabinete).

1.5 Localizacion

El puente vehicular se localizara en el camino comunal San Telmo — Cooperativa Agricola
Kennedy en la progresiva 4+086,83 desde el cruce de la carretera Tarija — Bermejo, cuyas
coordenadas son: Latitud 22°30'48.61" Sud y Longitud 64°23'14.41" Oeste, ubicado en el
distrito 12 del municipio de Padcaya, Primera Seccion de la Provincia Arce del
Departamento de Tarija.

La comunidad de San Telmo limita: Al norte con la comunidad de La Goma, al sur con la
comunidad de Los Posos, al este con la Cooperativa Agricola Kennedy y al oeste con el rio
Bermejo.
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1.5.1 Informacidn socioeconémica relativa al lugar de emplazamiento del proyecto

Los habitantes de la comunidad beneficiaria tiene en comun la actividad agricola y solo
para el consumo la ganadera, la agricultura es la que se constituyen en la principal fuente de
ingresos (aunque escasos); gran parte de la produccién agricola actualmente es destinada al
consumo interno. Por otro lado se constituye en una fuente de ingresos la migracion

temporal ya que la mayoria de los emigrantes lo hacen por motivo de trabajo.

En cuanto a la produccion agricola sobresalen: La Cafia de azUcar, Citricos, Maiz y Papa, el
destino final de estos productos ademas del consumo, es la comercializacién en los
mercados de Tarija, Bermejo y Padcaya, aunque segun entrevistas se tiene que en promedio

solo el 50 % de la produccidn se distribuye al mercado y lo restante queda para el consumo.

En la produccién ganadera es destacable el ganado: Vacuno, porcino y caprino, sin

embargo se halla igualmente aves de corral y caballar, etc.
1.5.2  Servicios bésicos existentes

En la comunidad beneficiaria durante los Gltimos afios se han realizado varios proyectos
destinados a proporcionar y mejorar sustancialmente los servicios basicos como ser agua

potable, electrificacion y otros.

El 95% de la poblacién es favorecida con el programa de electrificacion rural durante las 24

horas del dia.

Solo el 80% de la poblacion tiene letrinas, no cuentan con servicio de alcantarillado

sanitario, tampoco se ha detectado sistemas de eliminacion de desechos sdlidos.



CAPITULO 1

2 MARCO TEORICO
2.1 Seleccion del lugar de emplazamiento y aspectos béasicos de la obra
2.1.1 Ubicacion

Para la ubicacién de los puentes se debera justificar mediante el analisis de alternativas,

considerando aspectos econdmicos, técnicos, sociales y ambientales.

Los puentes generalmente son obras complejas, que requieren para su proyecto definitivo

estudiar algunos aspectos como:

a) Localizaciéon de la estructura o emplazamiento en cuanto a sitio, alineamiento
pendiente y rasante.

b) Tipo de puente que resulte mas apropiado.

c) Forma geométrica y dimensiones, analizando sus accesos, superestructura,
infraestructura, cauce de la corriente y fundaciones.

d) Los cruces sobre rios se debe ubicar considerando los costos iniciales y por obras de

correccion del cauce y medidas para minimizar la erosion.
2.1.2 Lucesy gélibos

La altura libre o galibo que deber existir entre el nivel de aguas méximas y el borde inferior
de la superestructura debe ser como minimo de 1.5 a 2 m. esta dimension debera
incrementarse en zonas donde la corriente puede arrastrar arboles de gran tamafio, con el
objeto de dar espacio suficiente para su paso sin que perjudique la estabilidad de la

estructura.

Se tiene que investigar posibles asentamientos de la estructura, si este asentamiento
anticipado es superior que 25 mm, este asentamiento se debe sumar a la luz vertical

especificada



El ancho del puente no debe ser menor que el ancho de la seccion de la carretera de acceso
incluyendo las banquinas o cordones, las cunetas y las aceras.

2.1.3 Ambiente

Se debe considerar el impacto de un puente y sus accesos en la localidad, ya que los
accesos muchas veces invaden propiedades, asimismo se debe conceptuar la geomorfologia
del curso de agua, las consecuencias de la socavacion del lecho, la eliminacion de la

vegetacion estabilizadora de los taludes, etc.

2.1.4 Aspectos a tomar en cuenta en el disefio

a) Seguridad
El ingeniero sobre todas las cosas tendra que velar por la seguridad publica.
b) Serviciabilidad

Para poder asegurar un disefio que pueda responder a la serviciabilidad se debe
tomar en cuenta la calidad de los materiales que se utilizan como igualmente no

se debe descuidar su mantenimiento y verificacion de deflexiones.

Limites de deflexion para hormigén

A) Carga vehicular, general ..................ccooviiiiinn.... longitud/800
B) Cargas vehiculares y/o peatonales ......................... longitud/1000
C) Carga vehicular sobre voladizos ........................... longitud/300

D) Cargas vehiculares y/o peatonales sobre voladizos .....longitud/375
c) Constructibilidad
Los puentes se deberian disefiar de manera tal que su fabricacion y ereccion se
puedan obrar sin dificultades ni esfuerzos indebidos.
d) Economia
Los tipos estructurales, longitudes de tramo y materiales se deben seleccionar

estimando debidamente el costo proyectado, ademas considerar factores regionales



tales como las restricciones relacionadas con la disponibilidad de materiales,
fabricacion, ubicacion, transporte y ereccion.

e) Estética del puente
Los puentes deberian complementar sus alrededores, ser de forma elegante y

presentar un aspecto de resistencia apropiado.

2.2 Ingenieria bésica

2.2.1 Estudio topografico

El estudio topografico comprende un plano de ubicacién, planimetria con curvas de nivel

cada metro si el terreno es accidentado 0 menos juntas se el terreno es poco escabroso.

Asimismo son necesarias las secciones transversales en el eje propuesto, asi como las

situadas 100 m aguas arriba y aguas abajo.
Lo anterior debe ir complementado con el perfil longitudinal de la via.
Se debe realizar el levantamiento topografico del proyecto, el cual debe mostrar de:

- Plano general de localizacion que contenga el eje del proyecto y sus respectivos
accesos se deberan representar a escala 1:500
- El plano de planta y perfil detallados, a la misma escala y en sus proyeccion (1:100

a 1:200) abarcando una zona que permita cubrir la informacion completa.
2.2.2 Estudio de suelos.

Se debe estudiar la estratigrafia, reconocer las propiedades fisicas y mecénicas de los suelos

para el disefio de cimentaciones estables.

Los estudios deben contemplar ensayos de campo, como el ensayo SPT para precisar la

resistencia portante del suelo al nivel de la fundacion.
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En casos més exigentes se debe realizar ensayos de sondeos geofisicos mas la perforacion
de pozos en los probables emplazamientos de la infraestructura para la clasificacion de los

mismos Yy obrar algunos ensayos.

Los métodos de resistividad eléctrica estudian, por medio de mediciones efectuadas en
superficie, la distribucion en profundidad de alguna magnitud eléctrica de los materiales del
subsuelo. Uno de los métodos aplicados para realzar este tipo de estudios, es el Sondeo
Eléctrico Vertical o SEV.

FIGURA N°4
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Fuente: Internet.

La figura nos muestra un esquema del arreglo tetraelectrodico. Las lineas rojas representan
lineas equipotenciales generadas por la corriente inyectada.

Se conoce como sondeo eléctrico vertical (SEV) a una serie de determinaciones resistividad
aparente, consumadas con el mismo tipo de dispositivos y separacién creciente entre los
electrodos de emision y recepcion de corriente. En las configuraciones de adquisicion, dos
electrodos son usados para energizar el suelo y dos electrodos para medir la diferencia de
potencial. La correlacién entre la corriente inyectada, la diferencia de potencial medida y
un coeficiente geométrico relativo a la disposicion de los 4 electrodos determinan el valor
de la resistividad aparente en sitio. Este valor de resistividad aparente corresponde a una
cierta profundidad, funcion de la separacion entre los electrodos (y configuracion usada) y
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de la secuencia electro estratigraficas investigadas. Estos factores y los objetos de
investigacion determinan la programacion de la longitud o extension del sondeo. Los datos
de resistividad aparente obtenidos en cada SEV se representan por medio de una curva bi
logaritmica, en funcién de las distancias crecientes entre electrodos. La finalidad del SEV

es averiguar la distribucion vertical de resistividades bajo el punto sondeado.
2.2.3 Estudio hidroldgico — hidraulico

El estudio hidrologico debe incluir por lo menos las crecidas maximas y minimas, las

velocidades del cauce en una riada y su material de arrastre.

Asimismo se deben estudiar los factores hidraulicos tales como la socavacion general que
conllevan a una real apreciacion del comportamiento hidraulico del rio que admite definir

los requisitos minimos del puente y su funcién optima.
Estos estudios deben posibilitar instaurar:

- Ubicacion 6ptima del cruce.

- Avrea de flujo a ser confinado por el puente.

- Nivel minimo recomendado para el tablero del puente.

- Profundidad minima aconsejable para la ubicacion de la cimentacion.

- Obras de proteccion imprescindible.
2.2.4 Estudio de tréafico

Es recomendable lograr realizar un estudio de trafico, para asi poder saber el tipo de carga a

la que seré expuesta la estructura y tomar los requisitos minimos necesarios para su disefio.

Pues con este estudio se podra determinar tanto el volumen de trafico como el tipo de

vehiculos que transitan.
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2.2.5 Estudio de trazo y disefio vial de los accesos

Estos estudios nos permiten definir las caracteristicas geométricas y técnicas del tramo de
carretera o camino vecinal que enlaza el puente en su nueva ubicacion con el camino

existente.

Se debera alcanzar los alineamientos horizontales y perfiles longitudinales del eje de los

tramos de los accesos definiendo su geometria y sus zonas de corte y relleno.

2.3 Normas de disefo

2.3.1 Norma para disefio de puentes.

Debido que en nuestro pais Bolivia no se cuenta con una norma para el disefio de puentes

se nos admite hacer uso de las recomendaciones de la norma AASHTO LRFD (2004).

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

factores de carga y resistencia (LRFD)
2.3.2 Norma para disefio de elementos de hormigén armado

Nuestro pais cuenta con una norma propia para el disefio de elementos de hormigén armado
pero, es aconsejable disefiar piezas de hormigdn armado con una norma americana ya que
la norma para puentes lo es, de esa manera conseguimos una mayor compatibilidad entre
normas. Por eso los elementos de hormigon se disefiaran con la norma ACI — 318 (2005) en
combinacion de la norma AASHTO LRFD.

2.4 Materiales

2.4.1 Hormigones

La norma AASHTO clasifica a los hormigones segln su resistencia a la compresion de

acuerdo con lo mostrado en la siguiente tabla.
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TABLA N°1 Clasificacion de Hormigones

Minimo |Maxima Agregado' Resistencia
S tenido | relacion |9’ >0 369un ala
2 Conde agua ASSHTO M compresion
s cemento ceg\ento 43 (ASTM azg dias
2 D448) Uso
© Tamanio
@ Kg por | aberturas
© Kg/m3 kg cuadradas MPa
en (mm)
Generalmente se aprovecha para
todos los elementos de las
estructuras, excepto cuando otra
A 362 0,49 25-4,75 28 clase de hormigon resulta mas
apropiada, y especificamente
para hormigon expuesto al agua
salada.
Se aplica en zapatas, pedestales,
B 307 0,58 50-25 17 fustes de pilotes macizos y
muros de gravedad.
se maneja en secciones delgadas,
tales como barandas armadas de
C 390 0,49 12,5-4,75 28 menos de 100 mm de espesor,
como relleno en pisos de
emparrillado de acero, etc.
) Explotando cuando se requieren
Segun resistencias superiores a 28
P 334 0,49 25-4,75 | especificaci | MPa. En el caso del hormigon
) pretensado se deberia considerar
on limitar el tamafio nominal de los
agregados a 20 mm.
Se utiliza cuando es necesario
colocar bajo agua en
S 390 0,58 25-4,75 - compartimentos estancos para
adquirir un sello impermeable al
agua.
Baja
densi 334 Segun se especifique en la documentacion técnica
dad

Fuente: Norma AASHTO
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Observando la tabla nos damos cuenta de que la norma AASHTO ya no se permite usar
hormigones tipo A con resistencia a la compresion a los 28 dias menor a 28 MPa, sin
embargo en nuestro medio todavia se usa hormigones de 21 MPa, por lo cual para nuestro

caso tomaremos como hormigones tipo A de 21 MPa.
Modulo de elasticidad

El valor del modulo de elasticidad para un hormigon de una densidad normal es:
Ev =15100*,/f"c

Donde:
Ev = médulo de elasticidad en kg/cm?

f'c = resistencia del hormigén a la compresién a los 28 dias en kg/cm?.
Esfuerzos permisibles del hormigon para miembros pretensados sujetos a flexion.
Segln la norma AASHTO:

En transferencia
fti=0,8*.,/fci fci =—0,6* f ci
En servicio

fts =116*,/fc fcs =—-0,45* f'c

Donde:

fti = esfuerzo admisible del hormigén en traccion en etapa de trasferencia. (Valor +) kg/cm?
fci = esfuerzo admisible del hormigdn en compresion en etapa de trasferencia. (Valor -)
kg/cm?

fts = esfuerzo admisible del hormigén en traccion en etapa de servicio. (Valor +) kg/cm?

fci = esfuerzo admisible del hormigén en compresion en etapa de servicio. (Valor -) kg/cm?
f'ci = resistencia del hormigén en tiempo de carga, kg/cm?

f'c = resistencia del hormigén a los 28 dfas. kg/cm?
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2.4.2 Acero de refuerzo.

La tension de fluencia nominal debera ser la minima especificada para el grado de acero
seleccionado, excepto que para propositos de disefio no se deberan utilizar tensiones de
fluencia superiores a 520 MPa. En el presente proyecto se utilizaran acero con fluencia de
420 MPa (4200 kg/cm?) o acero de grado 60.

2.4.3 Acero de pretensado.

Los cables de siete alambres no recubiertos, aliviados de tensiones o de baja relajacion, o
las barras de alta resistencia lisas o conformadas no recubiertas, deberdn satisfacer las

normas para materiales.
Restricciones de tesado de los cables
Segin AASHTO se tiene la siguiente tabla

TABLA N°2: Restricciones de los esfuerzos del cable

Operaciones de tesado
O traccion ‘ O,90*fpy
En transferencia

O traccion

0,70*fpu
Extremo anclado
O traccion

0,74*fpu
Extremo no anclado

Servicio

O traccion ‘ O,80*fpy

Fuente: Norma AASHTO
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Curva esfuerzo deformacion del acero de pretensado

FIGURA N°5: Curva esfuerzo deformacion unitaria de aceros de pretensado
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Fuente; Estructuras de concreto de Arthur H. Nilson

2.5 Cargas actuantes

2.5.1 Cargas permanentes

La carga debera incluir el peso propio de la todos los componentes de la estructura,
accesorios e instalaciones de servicio unidas a la misma, superficie de rodamiento, futuras

sobrecargas y ensanchamientos previstos.
Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales

Consiste en el peso de la estructura (DC) en donde la norma nos aconseja un peso del
hormigén armado de 2392 kg/m®, sin embargo para el proyecto se tomara un peso igual a
2400 kg/m®
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Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios.

El peso de la superficie de rodamiento (DW) varia segun el material que lo compone, en
nuestro caso se disefiara con una capa de pavimento rigido (hormigén) el cual ya se
especifico su peso, en caso de utilizar otro material la norma nos da una tabla de densidades
recomendadas segun el material. Ver norma AASHTO tabla 3.5.1-1.

Empuje horizontal del suelo.

Para determinacion del empuje horizontal del suelo (EH), pues es mas aconsejable tomar
los criterios que se plasman en el libro de Hormigéon Armado de Jiménez Montoya que se

desarrollo con un mayor detalle e importancia.
Sobrecarga de suelo

El valor de la sobrecarga de suelo (ES) que se recomienda es de 10 KN/m?. La notacién que

se utiliza en este proyecto seré (LS).
Presion vertical del peso propio del suelo de relleno.

El empuje vertical de suelo (EV) se determina con la siguiente formula:
h2
P, = (7/5 *? +Ws/c*hj*/%V

2.5.2 Cargas transitorias.

Las cargas transitorias son las correspondientes a las cargas de servicio. Corresponde

entonces a la carga mavil, peatones, cargas hidraulicas y de viento, etc.
Fuerza de frenado en los vehiculos.

La fuerza de frenado (BR) se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:
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» 25 por ciento de los pesos por eje del camidn de disefio o tandem de disefio, o
» 5 por ciento del camién de disefio mas la carga del carril o 5 por ciento del tindem

de disefio mas la carga del carril.

En nuestro medio es recomendable tomar un valor del 5 por ciento del peso total del
camidn de disefio, se asumira que estas fuerzas actan horizontalmente a una distancia de
1800 mm sobre la superficie de la calzada en cualquiera de las direcciones longitudinales
para provocar solicitaciones extremas. Todos los carriles de disefio deberan estar cargados
simultaneamente si se prevé que en el futuro el puente puede tener tréfico exclusivamente

en una direccion.
Fuerza de colisiéon de un vehiculo

Las fuerzas de colision de un vehiculo, (CT) mostradas en la norma AASHTO LRFD, son
muy exigentes es por esto que se tomo las fuerzas de colision que nos da la norma
AASHTO estandar de 45 KN que es menos exigente, esta fuerza se aplicard en el
barandado a una altura de 0,46 m desde la superficie de la acera segun la norma LRFD
para vehiculos livianos, ademas se considerara una fuerza de colision lateral en el bordillo
de 7.5 KN/m ubicada a una altura de 0.25 m desde la calzada. Ver tabla A13.2-1 de la
norma AASHTO LRFD y la pagina 69 del libro de puentes de Hugo E, Belmonte

Gonzaélez.
Incremento por carga vehicular

La circulacién de las cargas moviles a velocidad la estructura de un puente da origen a
esfuerzos instantaneos y de vibracién, los cuales hacen que el material se fatigue y pueda
entrar en resonancia, en razon a la oscilacion. Estos efectos se combinan con una carga de

impacto que se crea cuando el vehiculo penetra a una estructura menos rigida.

Para poder tomar en cuenta efectos mencionados se debera aplicar un factor de mayoracion

aplicando los porcentajes indicados en la TABLA, incremento por carga dinamica, (IM).
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TABLA N°3: Incremento por carga dinamica

Componente IM

Juntas del tablero — todos los estados limites 75 %
Todos los deméas componentes

» Estado limite de fatiga y fractura 15%
» Todos los demas estados limites

33 %

Fuente; Norma AASHTO

Sobrecarga viva.

Debera aplicarse la sobrecarga vehicular llamada HL-93 que consiste en una combinacion
de:

» Camion de disefio o tandem de disefio y

» Carga de carril de disefio.

a) Camion de disefio

Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion seran:

FIGURA N°6 Camidn tipo

|
35.000 N 145.000 N 145.000 N

‘ 4300 mm | 4300 a 9000 mm ‘
I 1 |
o [ '
600 mm General ~ 11800 mm
300 mm Vuelo sobre el tablero

1
Carril de disefio 3600 mm

Fuente: Norma AASHTO
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La separacion entre los dos ejes de 145.000 N se debera variar entre 4300 y 9000 mm para
producir las solicitaciones extremas. Se debera considerar un incremento por carga
dindmica. (Ver FIGURA)

b) Tandem de disefio

El tandem de disefio consiste en un par de ejes de 110.000 N con una separacion de 1200
mm. La separacion transversal de las ruedas se tendra que tomar como 1800 mm. Se

deberé considerar un incremento por carga dinamica.
c) Carga de carril de disefio.

La carga del carril de disefio consiste en una carga de 9,3 N/mm, uniformemente
distribuida en direccion longitudinal. Transversalmente la carga del carril de disefio se
supondra uniformemente distribuida en un ancho de 3000 mm. Las solicitaciones debidas a

la carga del carril de disefio no estaran sujetas a un incremento por carga dinamica.
Sobrecarga peatonal

Se deberé aplicar una carga peatonal de 3,6 x 10-3 MPa en todas las aceras de mas de 600
mm de ancho, y esta carga se podra considerar simultaneamente con la sobrecarga

vehicular de disefio.

Los puentes exclusivamente para trafico peatonal y/o ciclista se deberan disefiar para una
sobrecarga de 4,1 x 10-3 MPa.

Si las aceras, puentes peatonales o puentes para ciclistas asimismo han de ser aplicados por
vehiculos de mantenimiento y/u otros vehiculos, estas cargas se deberan considerar en el

disefio. Para estos vehiculos no es necesario considerar el incremento por carga dinamica.

La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se habra de tomar como w = 0,73
N/mm, tanto transversal como verticalmente, actuando en forma simultanea. Ademas, cada

elemento longitudinal deberé estar disefiado para una carga concentrada de 890 N.

21



Los postes se diseiian con una carga concentrada P, en N, ubicada en el centro del

pasamano superior, que se deberd tomar como:
PLL =890 +0.73*L

Donde:

L = separacion entre postes (mm)
Asentamiento.

Se deberan considerar las solicitaciones provocadas por los valores extremos de los
asentamientos diferenciales entre subestructuras y entre unidades de una misma
subestructura. Estas deformaciones provocadas por los asentamientos diferenciales se
deben considerar con importancia cuando se esta disefiando puentes hiperestaticos que
forman un sélo elemento entre vigas y pilas, en nuestro caso no se conceptla esta carga por

ser un puente isostéatico.
Cargas sismicas

Para los puentes de un s6lo tramo no se requiere andlisis sismico, independientemente de la

zona sismica en la cual estén colocados.
Carga hidraulica y presion del flujo de agua.
a) Presion hidrostética.

Se asumira que la presion hidrostatica actta de forma perpendicular a la superficie que la
retiene el agua. La presion se podria calcular como el producto de la altura de la columna

de agua sobre el punto considerado, la densidad del agua y la aceleracién de la gravedad (g)
b) Flotabilidad.

La flotabilidad se tendria que considerar como una fuerza de levantamiento, tomada como
la sumatoria de las componentes verticales de las presiones hidrostaticas.
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c) Presion de flujo

Es la presion debida a un flujo de agua que actia en la direccion longitudinal de las
subestructuras, esta se determinara a partir de una férmula que esta plasmada en los escritos

de la norma.
Fuerza centrifugas.

Las fuerzas centrifugas se deberan tomar como el producto entre los pesos por eje del

camion o tandem de disefio y el siguiente factor C:

Donde:

v = velocidad de disefio de la carretera (m/s)

g = aceleracién de la gravedad: 9,807 (m/s2)

R = radio de curvatura del carril de circulacion (m)

Las fuerzas centrifugas se deberan aplicar horizontalmente a una distancia de 1800 mm

sobre la superficie de la calzada.

Esta fuerza centrifuga se considera Unicamente cuando se esta disefiando un puente de

geometria curva lo cual no es nuestro caso.
Carga de viento sobre la estructura.

Si el viento no se considera normal a la estructura, la presion basica del viento (PB), para
diferentes angulos de direccion del viento se puede tomar como se especifica en la Tabla
3.8.1.2.2-1 de la norma AASHTO, y se tendra que aplicar a una unica ubicacién de area

expuesta. El angulo de oblicuidad se debera medir a partir de una perpendicular al eje
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longitudinal. Para el disefio la direccidn del viento sera aquella que produzca la solicitacién
extrema en el componente investigado. Las presiones transversal y longitudinal se deberan

aplicar simultaneamente.

Hay que considerar que la velocidad béasica del viento varia considerablemente
dependiendo de las condiciones locales. Para las estructuras pequefias y/o de baja altura el
viento generalmente no resulta determinante. En el caso de puentes de grandes dimensiones

y/o gran altura se deberian investigar las situaciones locales.
2.6  Factores de carga y combinaciones de cargas.

Los factores se deben disefiar considerando los estados limites especificados a fin de lograr
los objetivos de constructivilidad, seguridad y serviciabilidad, considerando debidamente

los aspectos relacionados con la inspeccion, economia y estética.

Cada uno de los elementos y conexiones debe satisfacer la siguiente ecuacion para cada uno
de los estados limites.

ZniyiQi <¢Rn=Rr

Donde:

yi = factor de carga: multiplicador de base estadistica que se aplica a las solicitaciones
mostradas en la TABLA N°4

¢ = factor de resistencia: multiplicador de base estadistica que se aplica a la resistencia
nominal, 0,9 para flexién y 0,85 para corte.

ni = factor de modificacion de las cargas: factor relacionado con la ductilidad, redundancia
e importancia operativa. En nuestro medio se adopta un valor de 1.

Qi = solicitaciones

Rn = resistencia nominal

Rr = resistencia reducida

En el disefio de puentes se tiene varios estados limites de servicio.
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Estados limites de servicio.

Los estados limites de servicio se deben considerar como restricciones impuestas a las
tensiones, deformaciones y anchos de fisura bajo condiciones de servicio regular, para ello

se tienen los siguientes estados:

SERVICIO I.- Combinacion de cargas que representa la operacién normal del puente con
un viento de 90 km/h, tomando todas las cargas a sus valores nominales. También se
relaciona con el control de las deflexiones de las estructuras metélicas enterradas,
revestimientos de tdneles y tuberias termoplasticas y con el control del ancho de fisuracion
de las estructuras de hormigén armado. Esta combinacién de cargas también se deberia

utilizar para investigar la estabilidad de taludes.

SERVICIO Il — Combinacion de cargas cuya intencion es controlar la fluencia de las
estructuras de acero y el resbalamiento que provoca la sobrecarga vehicular en las

conexiones de reshalamiento critico.

SERVICIO 1l — Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en

superestructuras de hormigon pretensado, cuyo objetivo es controlar la fisuracion.

SERVICIO IV — Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en

subestructuras de hormigén pretensado, cuyo objetivo es controlar la figuracion.
Estado limite de fatiga y fractura.

La intencion del estado limite de fatiga es limitar el crecimiento de las fisuras bajo cargas
repetitivas, a fin de impedir la fracturacion durante el periodo de vida util del puente y se

tiene el siguiente estado:

FATIGA — Combinacion de cargas de fatiga y fractura que se relacionan con la sobrecarga
gravitatoria vehicular repetitiva y las respuestas dinamicas bajo un anico camién de disefio

con la separacion entre ejes especificada anteriormente.
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Estados limites de resistencia.

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

garantiza que se provee resistencia y estabilidad.

RESISTENCIA | — Combinacion de cargas basica que representa el uso vehicular normal

del puente, sin viento.

RESISTENCIA Il — Combinacion de cargas que representa el uso del puente por parte de
vehiculos de disefio especiales especificados por el Propietario, vehiculos de circulacién

restringida, 0 ambos, sin viento.

RESISTENCIA I11 — Combinacién de cargas que representa el puente expuesto a vientos de

velocidades superiores a 90 km/h.

RESISTENCIA IV — Combinacién de cargas que representa relaciones muy elevadas entre
las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y las provocadas por las

sobrecargas.

RESISTENCIA V — Combinacion de cargas que representa el uso del puente por parte de

vehiculos normales con una velocidad del viento de 90 km/h.
Estados limites correspondientes a eventos extremos.

Se debe considerar el estado limite correspondiente a eventos extremos para garantizar la
supervivencia estructural de un puente durante una inundaciéon o sismo significativo, o

cuando es embestido por un vehiculo:
EVENTO EXTREMO | — Combinacion de cargas que incluye sismos.

EVENTO EXTREMO Il — Combinacion de cargas que incluye carga de hielo, colision de
embarcaciones y vehiculos, y ciertos eventos hidraulicos con una sobrecarga reducida

diferente a la que forma parte de la carga de colision de vehiculos, CT.
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TABLA N°4 : Combinaciones de cargas y factores de carga

DC
Combinacién de Cargas DD | LL Usar sélo uno por vez
pw | IM
EH | CE
EV | BR TU
ES | PL CR
Estado Limite EL | LS | WA | WS | WL | FR SH TG | SE | Epo | IC | cT | CcV
R_ESISTENCIA I(a 111911‘05 que o 1.75 | 1.00 - - 1.00 0.50/1.20 Y16 YsE - - - -
se especifique lo contrario)
RESISTENCIA IT Y | 135]100]| - - | 1.00| 050120 | yr6 | Vvse | - - - -
RESISTENCIA III Vp - 1.00 | 1.40 - 1.00 | 0.50/1.20 VTG YSE - - - -
RESISTENCIA IV — Y,
’p - - - 2 - - - - - -
Solo EH. EV. ES. DW. DC 1.5 1,00 1001 0,50/1,20
RESISTENCIA V Tp 1.35 | 1.00 | 0.40 | 1.0 | 1.00 | 0.50/1.20 Y16 | VsE - - - -
EVENTO EXTREMO I ¥p Yeq | 1.00 - - 1.00 - - - 1.00 - - -
EVENTO EXTREMO I Yp | 0,50 | 1,00 - - 1.00 - - - - 1.00 | 1.00 | 1.00
SERVICIO I 1.00 | 1.00 | 1.00 | 0.30 | 1.0 | 1.00 1,00/1.20 Y16 | YSE - - - -
SERVICIO I 1.00 | 1.30 | 1.00 - - 1.00 | 1.00/1.20 - - - - - -
SERVICIO III 1.00 | 0.80 | 1.00 - - 1.00 1,00/1,20 Y16 | YsE - - - -
SERVICIO IV 1.00 - 1,00 | 0,70 - 1,00 | 1,00/1.20 - 1.0 - - - -
FATIGA - S6lo LL, IMy CE - 0.75 - - - - - - - - - - -
Fuente; Norma AASHTO
TABLA N°5: factores de carga para cargas permanentes
. § Factor de Carga
Tipo de carga — —
Maximo Minimo
DC: Elemento y accesorios 1.25 0.90
DD: Friccion negativa (downdrag) 1.80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos 1.50 0.65
EH: Empuje horizontal del suelo
e Activo 1.50 0.90
¢ Enreposo 1.35 0.90
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1.00
EV: Empuje vertical del suelo
e Estabilidad global 1.00 A
* Muros de sostenimiento y estribos 1‘ 35 ] /0 0
N . L . .
Estru ctur’a 1l1g1da enterrada 130 0.90
e Marcos rigidos 135 0.90
e Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 1'9; 0'90
metalicas rectangulares o ’
e Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1.50 0.90
ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0.75

Fuente: Norma AASHTO
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2.7 Analisis y disefio del hormigon armado
2.7.1 Andlisis y disefio por flexion.

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

la cual la seccion ha desplegado grandes deformaciones.
El codigo ACI nos da los siguientes limites de cuantias para el disefio:

Cuantias méaximas:

oy =Bl*o,85*f—c*(

6000 j
fy

o0 ~0,75*
6000+ fy Prmx Po
Donde:

p, = Cuantia balanceada

B,= 0,85 si la resistencia del hormigon es menor que 280 Kg/cm2
fy = Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo. 4200 kg/cm2

f'c = Resistencia de compresion del hormigon a los 28 dias
Cuantias minimas:

Se tomara el valor de las dos siguientes expresiones:

pmin :E pmin :0’8*
fy

=5

Donde:

Se debera hacer cumplir la siguiente condicion:
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Mu< ¢ Mn
Donde:
Mu = Momento solicitados mayorados.
Mn = Momento nominal que resiste el hormigon.
¢ = Factor de reduccion de capacidad con un valor de 0,9 para flexién

El calculo de armadura es simple, se lo realiz6 con las dos siguientes formulas que
resultaron de un andlisis del equilibrio del par de fuerzas internas, con una distribucion de

compresiones en el hormigdn de forma rectangular. (Método simplificado)

*f ~AkqKx
a=d 1_\/1_2,614*,l\/l_u2 ps 085 Fc*a*b
f'c*b*d fy

Donde:

d =es el canto util en cm.

Mu = es el momento ultimo maximo mayorado en Kg-cm
b = base del elemento a disefiar en cm.

a = profundidad del bloque de compresiones en cm.

As = cantidad de acero necesario en cm?

Los demas términos ya fueron definidos anteriormente
2.7.2 Disefo por fuerza cortante.

La fuerza cortante que resiste un elemento de hormigon armado sera las que proporcionan

el hormigon y el acero transversalmente, es decir:
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Vn =Vc+Vs
Con el mismo criterio anterior para flexion:
Vu< ¢Vn
Donde:
Vu = Es la fuerza cortante Gltima mayorada ubicada en una seccion critica.
Vn = Resistencia de acero y el hormigon a la fuerza de corte.
¢ = Factor de reduccion de capacidad con un valor de 0,85 para corte.
Fuerza cortante que resiste el concreto. (\Vc)
El codigo ACI sugiere la siguiente expresion simplificada:
Ve =0,53*\/fc*b*d
Donde:
V¢ = Resistencia del hormigon al corte.
b, d, f'c = Ya fueron definidos anteriormente.

Fuerza cortante que resiste el acero. (Vs)

_ Av*fy*d
S

Vs

Donde:
Av = Area de acero equivalente a dos barras de acero.

s = Espaciamiento de los estribos verticales.
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Vs = Resistencia al corte correspondiente al acero.

Al momento de dimensionar se tiene que realizar las siguientes verificaciones:

. Vc . .,
v SiVuc< ¢7 , entonces no necesita ningun refuerzo transversal.

., Vc . - .
v Si ¢7§Vu <¢Vc, requiere un refuerzo minimo exceptuando losas, vigas con
altura menor a 20 cm y viguetas.

Avmin:3,5*b*i s<— s<60cm
v Si VU > ¢Vc, entonces se tiene:

- Si Vs<106*+f'c*b*d, entonces ssg N 5 <60Ccm

- gj Vs>106*vfc*b*d » Vs <212*+fc*b*d, entonces sg%

v Vs>212*yfc*b*d, entonces
- Cambiar seccién

- Mejorar la calidad del concreto (f'c)

2.8 Analisis y disefio del hormigon pretensado.
2.8.1 Aspectos generales del hormigon pretensado

Variedades de hormigon pretensado
En el hormigon pretensado se diferencian dos tipos de armaduras:

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

» Armaduras pasivas, son las armaduras habituales del hormigon armado, asociadas
a las anteriores. En elementos a flexién se disponen longitudinalmente, coadyuvan
en la disposicion de la armadura transversal o de corte y eventualmente colaboran a

para resistir fracciones del momento flector de disefio.
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Segun la fase del proceso de ejecucion en la que se introduce el esfuerzo de pretensado en
las armaduras activas, se distinguen dos tipos de hormigon pretensado:

e hormigdn pretensado con armadura pretesa (segun ACI: hormigdn pretensado)
e hormigdn pretensado con armadura postesa (segun ACI: hormigdn postesado)

a) Hormigdn pretensado con armaduras pretesas
Hormigon pretensado en el cual los tendones o cables se tensan antes de colocar el
hormigon. Los tendones o cables, que generalmente son de cable torcido con varios torones

de varios alambres cada uno, se tesan entre apoyos que forman parte permanente de las

instalaciones de una planta de fabricacion.

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

gatos hidraulicos.

Con la cimbra en su lugar, se vacia el hormigén en torno al tendén esforzado. A menudo se
usa hormigon de alta resistencia a edades tempranas, a la vez que curado con vapor de
agua, para acelerar el endurecimiento del hormigon. Despueés de haberse logrado suficiente
resistencia, se alivia la presion en los gatos, los torones tienen a acortarse, adicionando
resistencia en la viga. Este presfuerzo es transferido al hormigon por adherencia, en su

mayor parte cerca de los extremos de la viga, y no se necesita de ningln anclaje especial.
Caracteristicas:

+ Pieza prefabricada

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

+ Laaccion del presfuerzo es interna

+ El acero tiene trayectorias rectas

*

Las piezas son generalmente simplemente apoyadas (elemento isostatico)
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b) Hormigon pretensado con armaduras postesas

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

del tesado.

Generalmente se colocan en los moldes de la viga conductos huecos que contienen a los

tendones o cables, y que siguen el perfil deseado (parabdlico), antes de vaciar el hormigon.
Caracteristicas:

Piezas colocadas en sitio.
Se aplica el presfuerzo después del fraguado del hormigén.

El anclaje requiere de dispositivos mecanicos.

*

*

*

+ La accion del presfuerzo es externa.

+ La trayectoria de los cables son curvos.
*

La pieza admite continuidad en los apoyos

Ventajas del hormigon pretensado

v El esfuerzo del pretensado reducen las tracciones en las vigas, incrementando tanto
su capacidad para resistir cargas como la longitud de la misma.

v" Una viga de hormigén pretensado generalmente tiene un menor volumen de
hormigon con respecto a una viga de hormigon reforzado, bajo las mismas
condiciones de luz y carga.

v Soluciones viables en puentes viga de hasta 45 m de luz
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v La reduccién de peso propio de la estructura es el efecto mas importante en los
puentes de hormigon pretensado.
v" Admite la utilizacion de materiales de alta resistencia, lo cual repercute haciendo
que el hormigdn sea mas durable debido a las siguientes razones.
- Pocas fisuras
- Menores flechas
- Muy resistente a la fatiga
v" Mayor control de calidad en elementos pretensados (produccién en serie). Siempre
se tendra un control de calidad mayor en una planta ya que se trabaja con mas
comodidad y el control a los trabajadores es mas riguroso

v" Superior rapidez en la fabricacién de elementos pretensados.
Desventajas del hormigén pretensado.

v Se requiere transporte y montaje para elementos pretensados. Esto puede ser
desfavorable segun la distancia a la que se encuentre la obra de la planta,
aumentando los costos de la obra.

v Disefio mas complejo y especializado.

v" Planeacién cuidadosa del proceso constructivo, sobre todo en etapas de montaje.

v" Detalles en conexiones, uniones, dispositivos de cables y cufias, etc.
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Pérdidas de pretensado.

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

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

ser calculadas.

a) Perdidas instantaneas

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

Por incrustacion de anclaje, inmediatamente después de la transferencia de
fuerzas se reduce la tension en los cables por el deslizamiento en los anclajes
en los miembros postensados.

Por acortamiento elastico, cuando la fuerza pretensora se transfiere a un
miembro, existird un acortamiento elastico en el hormigén a medida en que

este se comprime causara una pérdida de tension en los tendones.

b) Perdidas diferidas

Por contraccién, el hormigdn es sujeto a un esfuerzo de compresién
constante, primero  se deforma elasticamente, y después continuara
deforméndose en el tiempo.

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

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

cuando la longitud se mantenga casi constante.
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2.8.2 Anadlisis y disefio.
El procedimiento de calculo del hormigon pretensado se resume en el siguiente diagrama:

FIGURA N°7: Procedimiento de céalculo de una viga pretensada

Definir geometria

Asumir perdidas de

pretensado ni

Disenar pretensado

Realizar un analisis

reoldaico v determinar nj

Verificar y disefiar en estados

limites ultimos: Mu y Vu

Verificar en estados limites de

servicio: flechas v fisuras

Imprimir

resultados
Fuente:

Elaboracion propia
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2.8.3 Sistema de pretensado.

En nuestro medio existen varios sistemas de pretensado, tales como:

» PROTENDE

» OVM

A continuacién se mostrara algunas propiedades del sistema PROTENDE ya que este es el

sistema que se tomo como referencia. Cualquier otra cuestion se puede obtener del catalogo
de PROTENDE.

Torones de 7 hilos.

» FREYSSINET
» DYWIDAG

TABLA N°6: Propiedades de los aceros de 7 hilos

Designacao Diametro Area Nominal Massa Carga de Carga Minima Relaxagao Maxima apos
ABNT Nominal do Ago Nominal Ruptura al1%de 1.000 Ha 20°C p/
NBR-7483 Minima Alongamento Carga Inicial de
70% | 80%
da Carga de Ruptura
mm mm? g/m kn kn % %
CP175RB 942 744 165,7 1491
12,7 25 35
CP 190RB 98.7 775 187.3 168.6
CP 190 RB 15,2 140,0 1.102 265,8 239,2 2,5 3.5

* Médulo de elasticidade - 195 + 10 kn/mm?

* Carga minima a 1% de alongamento, é considerada equivalente a carga a 0,2% da deformagao permanente, e corresponde a 90%
da carga de ruptura minima especificada.

Fuente: Manual de Protende

Anclaje

FIGURA N°8: Anclaje tipo MTC de PROTENDE

Fuente: Manual de protende

| 0060




TABLA N°7: Dimensiones de los anclajes de tipo MTC

Placa ‘ Funil Bloco de Fretagem (Aco CA-25)
Tino | Ancoragem v = : )

A ‘ B C D E F ‘ G H

mm N mm mm mm mm mm mm ] 7A1“Vﬂ |
4 MTC 12 150 200 100 45 | 200 50 140 10
6 MTC 12.7 [ 180 | 200 120 50 200 50 170 10
7MTC 127 | 190 | 200 127 50 250 50 180 10
8 MTC 12.7 210 250 139 50 300 50 190 10
9 MTC 12.7 220 250 152 55 300 50 200 10
10 MTC 12.7 240 250 165 55 300 50 220 10
12 MTC 12.7 240 250 165 55 350 50 220 12
15 MTC 12.7 290 300 197 60 350 50 270 12
19 MTC 12.7 320 300 215 60 400 50 290 12
22 MTC 12.7 350 300 235 60 450 60 320 16
27 MTC 12.7 400 430 267 75 600 70 410 20
31 MTC 12.7 420 | 430 279 85 600 70 1 430 20

Fuente: Manual de Protende
2.9 Estrategia para la ejecucion del proyecto

En todo proyecto es importante tener una estrategia clara, detallada, para que la ejecucion
no presente contratiempo y se prevean los posibles problemas. Dicha estrategia debe

basarse en los siguientes aspectos:
2.9.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas son los documentos en los cuales se definen las normas,
exigencias y procedimientos a ser empleados y aplicados en todos los trabajos de

construccidn de obras, elaboracion de estudios, fabricacion de equipos.

Estas especificaciones también fijan condiciones Yy caracteristicas constructivas
relacionadas con el empleo de los materiales; cualquier omision de las presentes
especificaciones no exime de responsabilidad al Contratista, ni podra tomarse como base

para reclamaciones posteriores.
Obligaciones del Contratista:

Las especificaciones, planos y anexos que se entregan al Contratista se complementan entre
si y tienen por objeto explicar las condiciones y caracteristicas constructivas exigidas,

relacionadas con el empleo de los materiales, equipos y otros recursos con el fin de que
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sirvan de normas al Contratista para ejecutar la obra de acuerdo con los requerimientos de

la entidad contratante.

Cualquier detalle que se haya omitido en las especificaciones, en los planos, 0 en ambos,
pero que constituye préctica corriente de la construccion, no exime al Contratista de su

obligacion de una correcta ejecucion del trabajo.

Cualquier cambio que proponga el Contratista, deberd ser consultado previamente y por
escrito a la supervision y no podra proceder a su ejecucion sin la autorizacion escrita de
éste. En caso contrario, cualquier trabajo ejecutado y sus consecuencias seran por cuenta y

riesgo del Contratista.
En el contenido de cada especificacion estan involucrados varios aspectos como sigue:

» Descripcion: Precisar el trabajo a realizar.

» Materiales: Se enumeran los diferentes materiales y productos que intervienen en el
proceso constructivo. Todos los materiales aqui especificados se consideran de
primera calidad y su aplicacion y comportamiento son responsabilidad del

contratista.

Cuando se especifica un material o producto de fabricacion por su nombre
especifico, debe entenderse siempre que se trata sélo de una referencia indicativa de
la calidad deseada, pero puede ser otro similar aprobado por la supervision.
Cualquier cambio de materiales que proponga el Constructor, deberd ser
previamente aprobado por la supervision a cargo del control y coordinacion de la

obra.

» Ejecucion: Describe el método o procedimiento que la entidad contratante sugiere
como el méas adecuado a seguir, asi como las condiciones de suministro, montaje,

operacion, tolerancia, etc.

Esto no constituye en ningin caso un manual de construccion, entendiéndose

claramente que el constructor es profesional, idoneo, competente y experimentado y
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cuenta con los equipos necesarios para la construccién, con sus propios métodos y

procedimientos.

» Equipos y Herramientas. El supervisor comprobara que el Contratista tenga el
equipo y herramienta necesaria para el tipo de obra. En caso de no encontrarse
alguno de los elementos por no ser estrictamente necesarios para el inicio de la obra,
el supervisor fijara un plazo de acuerdo con el programa de trabajo, para que el

contratista los lleve a la obra.
2.9.2 Precios unitarios

El precio Unitario puede definirse como el importe de la remuneracion o pago total, que
debe cubrirse al contratista por unidad de obra de cada uno de los conceptos de trabajo que
realice. Asi mismo, unidad de obra puede definirse como la unidad de mediciéon que se
sefiala en las especificaciones técnicas, como base para cuantificar cada concepto de trabajo
para fines de medicién y pago. El concepto de trabajo o concepto de obra, podrd quedar
definido como el conjunto de operaciones y materiales que, de acuerdo con las
especificaciones respectivas, integran cada una de las partes de una obra en que esta se

divide convencionalmente para fines de medicién y pago.

Resumiendo en un sola expresion los conceptos tratados anteriormente, se puede establecer
en una forma mas amplia que el precio unitario es la remuneracion que recibe el contratista
por las operaciones que realiza y los materiales que emplea en la ejecucién de las distintas
partes de una obra, considerando la unidad que de acuerdo con las especificaciones
respectivas, se fija para efectos de medicion de la ejecucion.

Lo anterior, l6gicamente, coincide con lo que tradicionalmente se ha considerado como
Precio Unitario y ademas, cabe hacer notar que se ha establecido una liga intima entre el
precio unitario y la especificacion, pues esta ultima es preponderante en el proyecto, aun

cuando no sea lo Unico que lo determina.
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2.9.3 Codmputos métricos

Los computos metricos son formas de medicion de longitudes, areas y volimenes que
requieren el manejo de férmulas geométricas; los términos computo, cubicacion y metrado
son palabras equivalentes. No obstante de su simplicidad, el computo métrico requiere del
conocimiento de procedimientos constructivos y de un trabajo ordenado y sistematico. La
responsabilidad de la persona encargada de los computos, es de mucha importancia, debido

a que este trabajo puede representar pérdidas o ganancias a los propietarios o contratistas.

El objeto que cumplen los computos métricos dentro una obra son:

1) Establecer el costo de una obra o de una de sus partes.
2) Determinar la cantidad de material necesario para la ejecutar una obra.
3) Establecer volimenes de obra y costos parciales con fines de pago por avance de

obra.

El trabajo de medicion puede ser efectuado de 2 maneras:

Sobre la obra o sobre los planos, puesto que la obra debe ser teéricamente igual a los
planos, podria pensarse que los criterios que se aplican a la primera forma, son valederos
para la otra, pero sin embargo no es asi y ocurre que el riesgo de la exactitud que se exige
para la medicion conforme a la obra desaparece en el estudio de proyectos, donde prima el
criterio del calculista que debe suplir con su conocimiento y experiencia la falta de

informacion, que es caracteristica en todos los proyectos.

Aunque cada obra presenta particularidades que la diferencian de los demés y obliga a un
estudio especial en cada caso, puede darse algunos trabajos y principios generales que

deben ser respetados y que serviran como guia para la realizacion del proyecto.

2.9.4  Presupuesto

La estimacion de costos y la elaboracion de presupuestos, representa uno de los pasos mas
importantes en lo que se refiere la planificacién de una obra. En cada etapa de la
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construccidn, el presupuesto representa la base para la toma de decisiones y, en los que se
refiere en obras de carécter publico (licitaciones), es el factor méas importante en la
adjudicacion de contratos. Actualmente, la gran competitividad en el sector de la
construccidn, hace que la estimacion de costos sea una de las causas del éxito o fracaso de

empresas.

La estimacion del costo de construccion es necesariamente el resultado de un proceso de
calculo de cantidades (volumenes de obra) y Valores (precios unitarios) de todos los items
y/o actividades que forman parte de una construccion, en ningln caso deben considerarse
probabilidades porque estas no siempre podran dar un resultado positivo. Indiscutiblemente
no es posible hablar de valores perfectos, ya que estos dependen de una serie de factores
entre los que podriamos citar: Variaciones de precios en el mercado, ausencia o carencia de
materiales, bajos rendimientos de mano de obra, errores en los computos métricos, etc.
Autores de una misma nacionalidad consideran rendimientos diferentes en el calculo de
costos, igualmente existen discrepancias de opinion relativas a la aplicacién de gastos
generales, imprevistos, utilidad, etc. Es por esta razon que el calculo de costos obliga al
profesional a adquirir una serie de conocimientos, cualidades y factores que le permitan
analizar detalles y generalidades del trabajo, experiencia en la construccion, informacion
permanente sobre el valor de los materiales, rendimientos sobre la mano de obra,
maquinaria y equipo apropiado, problemas de administracion, financiamiento, medios de
transporte, clasificacion y calificacion de prioridades en las compras, acumulacion racional
de materiales, ademas de las cualidades personales de capacidad, método y seguridad en el

calculo.
2.9.5 Planeamiento y cronograma

En el planeamiento y programacién de la ejecucion de una obra, se trata de definir el

calendario de ejecucion de un conjunto de actividades (cronograma).

Al hacerlo es légico que pensemos en primer lugar en todas aquellas actividades de obra
productivas, que afectan directamente a la empresa responsable de la ejecucion, es decir el

constructor.
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No obstante el constructor no actla solo. Sus actividades condicionan, y a la vez son
condicionadas por las actividades de otros agentes que intervienen en el proceso: El
promotor, equipo redactor del proyecto, equipo de direccién de las obras, subcontratista e
industriales, proveedores de materiales y elementos, la administracion, compaiiias de

servicio, etc.

Por lo tanto, el programar la ejecucion de una obra, no significa planificar y programar
exclusivamente las actividades de uno sélo de estos participantes. EI programa ha de asumir
una funcion de sintesis, integrando la intervencion de los participantes y ha de ser el
instrumento que asegure la coordinacion de las actividades a realizar por todos ellos, de

acuerdo con unos objetivos generales predefinidos.
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CAPITULO 11l

3 INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1 Estudio topogréfico

Se realizo un levantamiento topografico segun lo especificado en el capitulo anterior, se
realizd un levantamiento abarcando una superficie mas o menos 100m aguas arriba y 100

metros aguas abajo del rio, de igual forma en direccion de los accesos.

La metodologia que se utilizé fue un levantamiento a detalle con ayuda de una estacion
total y dos alarifes, con transversales cada 5 m aproximadamente teniendo especial cuidado

el los puntos de inflexién del terreno.

De dicho levantamiento topogréafico tubo como resultado la obtencion de 158 puntos que
fueron procesados con un software de computador y plasmados en planos, estos puntos se

expresan a continuacion en la tabla N°9

TABLA N°8
Puntos obtenidos en Campo
COORDENADAS
PUNTO NORTE ESTE COTA

1 7471022,452 | 330423,474 | 571,506
2 7471026,923 | 330431,352 | 573,124
3 7471023,008 | 330426,378 | 571,583
4 7471018,380 | 330430,469 | 571,308
5 7471020,219 | 330433,310 | 572,912
6 7471007,447 | 330438,312 | 570,711
7 7471009,054 | 330439,894 | 572,312
8 7470996,162 | 330441,203 | 569,538
9 7471002,724 | 330435,136 | 570,119
10 7471011,556 | 330430,302 | 570,956
11 7471010,842 | 330425,774 | 571,328
12 7471004,001 | 330427,699 | 569,441
13 7471008,768 | 330419,848 | 569,430
14 7471012,657 | 330421,207 | 571,070
15 7471029,299 | 330417,288 | 571,747
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16 7471027,083 330413,872 | 571,553
17 7471030,080 330417,779 | 572,211
18 7471038,740 330409,469 | 571,970
19 7471039,266 330410,205 | 572,659
20 7471047,422 330405,312 | 572,149
21 7471026,660 330412,948 | 572,527
22 7471042,369 330403,173 | 572,267
23 7471052,181 330401,218 | 572,345
24 7471043,892 330404,505 | 572,147
25 7470982,032 330453,085 | 569,128
26 7470973,511 330457,899 | 568,860
27 7470939,075 330446,934 | 573,000
28 7471046,282 330407,079 | 572,994
29 7471049,439 330399,505 | 573,609
30 7471046,488 330409,556 | 573,312
31 7471047,034 330397,273 | 573,332
32 7471068,799 330400,233 | 572,830
33 7471068,944 330396,241 | 572,845
34 7471069,284 330401,798 | 573,879
35 7471069,108 330394,870 | 573,890
36 7471086,846 330399,366 | 573,192
37 7471087,701 330395,241 | 573,205
38 7471087,942 330393,561 | 574,194
39 7471081,168 330400,444 | 574,092
40 7471095,862 330394,719 | 573,578
41 7471095,669 330399,146 | 573,412
42 7471095,227 330394,356 | 574,237
43 7471103,793 330395,275 | 573,690
44 7471110,000 330398,747 | 573,804
45 7471104,792 330394,692 | 574,449
46 7471103,027 330393,396 | 573,791
47 7471008,792 330419,949 | 569,403
48 7471012,980 330412,540 | 569,457
49 7471011,159 330420,245 | 570,278
50 7471001,063 330417,461 | 569,168
51 7471006,240 330409,755 | 569,241
52 7470992,347 330414,879 | 569,085
53 7470998,195 330404,853 | 569,121
54 7470987,779 330411,918 | 569,084
55 7470991,760 330404,584 | 569,079
56 7470980,638 330409,793 | 568,576
57 7470986,268 330400,516 | 568,492

45




58 7470982,579 330400,068 | 570,210
59 7471021,512 330397,088 | 569,758
60 7471008,009 330389,735 | 569,068
61 7470992,043 330389,124 | 568,672
62 7470990,215 330394,576 | 568,408
63 7470989,065 330391,763 | 569,674
64 7471016,868 330371,286 | 569,216
65 7470991,706 330383,166 | 569,684
66 7471032,115 330378,885 | 569,844
67 7470995,458 330372,967 | 571,362
68 7471008,818 330363,758 | 568,909
69 7471043,093 330361,495 | 570,284
70 7471043,912 330361,875 | 570,287
71 7471007,467 330359,778 | 570,365
72 7471029,775 330352,113 | 569,284
73 7471020,047 330346,766 | 569,036
74 7471041,696 330334,509 | 569,368
75 7471018,439 330340,166 | 570,396
76 7471055,656 330341,630 | 570,380
77 7471030,711 330327,971 | 569,425
78 7471066,893 330322,891 | 570,577
79 7471029,304 330327,960 | 569,864
80 7471055,448 330315,326 | 569,524
81 7471047,725 330311,660 | 569,271
82 7471043,360 330306,153 | 570,450
83 7470987,609 330427,330 | 569,021
84 7471002,370 330431,907 | 569,572
85 7470974,906 330425,099 | 568,823
86 7470981,296 330438,366 | 568,792
87 7470968,845 330419,959 | 571,316
88 7470980,327 330442,013 | 568,813
89 7470955,940 330434,596 | 569,964
90 7470973,526 330453,391 | 568,536
91 7470959,293 330439,045 | 569,214
92 7470971,252 330438,188 | 568,730
93 7470969,749 330441,948 | 568,743
94 7470958,792 330441,898 | 569,154
95 7470983,741 330458,301 | 569,120
96 7470950,673 330453,781 | 568,719
97 7470990,875 330464,364 | 571,446
98 7470958,777 330458,898 | 568,422
99 7470944,635 330450,069 | 570,152
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100 7470979,890 330475,880 | 570,378
101 7470979,978 330476,077 | 570,430
102 7470932,650 330467,502 | 570,385
103 7470963,589 330464,369 | 568,375
104 7470940,082 330468,823 | 568,363
105 7470948,469 330474,992 | 568,424
106 7470965,923 330483,084 | 568,076
107 7470942,432 330485,209 | 568,353
108 7470956,711 330478,952 | 568,232
109 7470931,566 330480,243 | 568,269
110 7470945,182 330490,583 | 568,374
111 7470927,424 330475,722 | 568,949
112 7470925,526 330474,312 | 571,153
113 7470957,289 330500,027 | 567,643
114 7470959,684 330503,649 | 567,279
115 7470935,555 330494,453 | 568,335
116 7470941,668 330507,792 | 568,285
117 7470952,551 330442,561 | 569,501
118 7470953,052 330439,009 | 569,586
119 7470943,399 330440,238 | 570,764
120 7470941,582 330438,558 | 572,614
121 7470939,313 330443,911 | 571,544
122 7470928,886 330432,667 | 572,813
123 7470931,979 330440,089 | 572,322
124 7470933,339 330430,539 | 572,665
125 7470927,671 330429,293 | 573,057
126 7470928,389 330413,302 | 574,498
127 7470932,179 330414,263 | 574,353
128 7470934,992 330388,378 | 576,404
129 7470935,896 330385,841 | 576,681
130 7470936,086 330424,285 | 574,926
131 7470934,634 330405,900 | 574,867
132 7470940,009 330390,882 | 576,293
133 7470951,386 330397,469 | 576,568
134 7470940,416 330403,500 | 575,616
135 7470968,094 330410,052 | 575,882
136 7470945,246 330415,262 | 575,703
137 7470950,796 330418,257 | 575,357
138 7470956,302 330416,015 | 575,638
139 7470976,346 330402,364 | 576,769
140 7470981,458 330396,953 | 577,104
141 7470944,010 330384,895 | 577,116
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142 7470965,180 330393,281 | 577,160
143 7470960,931 330388,193 | 579,427
144 7470967,593 330373,696 | 587,342
145 7470960,582 330381,444 | 582,930
146 7470971,235 330364,499 | 588,096
147 7470951,048 330373,116 | 580,659
148 7470973,969 330348,398 | 589,745
149 7470943,685 330363,059 | 579,625
150 7470966,798 330351,196 | 585,655
151 7470943,690 330349,047 | 579,641
152 7470940,508 330348,171 | 579,255
153 7470937,980 330354,541 | 579,296
154 7470937,176 330346,340 | 579,260
155 7470940,821 330356,708 | 578,198
156 7470940,135 330374,726 | 576,764
157 7470937,324 330372,912 | 576,964
158 7470939,073 330383,549 | 575,845

Fuente: Elaboracion propia.

3.2 Estudio de suelos (Sondeo Eléctrico Vertical).

3.2.1 Introduccién

Este estudio geofisico tiene como objetivos determinar la estratificacion del terreno bajo
estas ubicaciones, anticipar su naturaleza geotécnica, estimar su cualificacion como terreno
de fundacion para soporte del puente e inferir los aspectos técnicos imprescindibles para el

disefio de fundaciones.

3.2.2 Descripcioén geoldgica de la zona

Desde el punto de vista geoldgico regional el area se halla en la transicion entre dos grandes
unidades morfoestructurales: la Faja Subandina y la llanura chaco beniana. La prospeccion

geofisica afecta a la Formacion Cuaternaria, Formacion Terciaria Miocena.

En superficie se pueden observar afloramientos de bloques metamoérficos y de sedimentos
consolidados pertenecientes al cenozoico, al periodo Cuaternario y, especificamente, al
pleistoceno. Estos sedimentos son de origen metamorfico y fluvial y estan compuestos por

arenas con intercalacion de limos y arcillas. Aunque el contacto entre el Cuaternario con los
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sedimentos Terciarios es ciertamente dificil de diferenciar, esto Gltimos, presentan mayor

compactacién y en algunos casos estan cementados por material calcareo.
3.2.3 Descripcion del dispositivo eléctrico

La realizacion de un SEV tetra-electrédico, dependera del objetivo del estudio y de éste la
seleccion del dispositivo a utilizarse. Para cada uno de estos arreglos existen cuatro (4)
electrodos: Dos (2) de inyeccién de corriente denominados A y B y dos (2) para medir el
potencial eléctrico, denominados M y N. Estos cuatro electrodos deben estar o més
alineados posible con la finalidad de mantener las restricciones teodricas al margen y no

cometer errores de medicion.
Esquematicamente un SEV se realiza como se muestra en la figura N°9.

FIGURA N°9 Esquema de un SEV.

(1)
N

L] —
M N B

A

Fuente: Internet

El arreglo aplicado en nuestro proyecto fue el Arreglo Schlumberger, el cual consisten que
la distancia de los electrodos MN se mantiene constante, distanciando sélo la distancia
entre AB. Sin embargo hay medidas que se denominaran “de empalme” donde se busca
hacer un recuperacion de la medida de potencial para valores de AB mucho mayores a MN

(ver figura 10).
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FIGURA N°10 Arreglo Shlumberger

Fuente: Internet

3.24

Descripcion de los sondeos Geoeléctricos efectuados

La metodologia de trabajo ha consistido en la seleccion de los enclaves de ubicacion de los

dispositivos geoeléctricos y en el posterior estudio geofisico de las areas preseleccionadas.

El método geofisico de investigacion utilizado es el de Sondeo Eléctrico Vertical (SEV). Se

han efectuado un total de tres sondeos eléctricos verticales con una apertura de alas de hasta

60 metros cada uno de ellos, con el objeto de estudiar el perfil geoeléctrico de cada punto

hasta la profundidad de 15 m.

En la Tabla N°9 se detalla los sondeos efectuados.

TABLA N°9
o L Coordenadas Tipo de
N° | Codigo Ubicacion
Y X Z (msnm)|  sondeo
1 | SEV-10 [Estribo izquierdo[S:22°3047,4” | W:64°23°14,6”| 585 |Longitudinal
2 | SEV-11 | Estribo derecho | S:22°30°47,7”| W:64°23°15,1”] 571 |Longitudinal
3 | SEV-12 Externo S:22°30°49,3” W:64°23°13,5”| 572 |Longitudinal

Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)

En la Tabla N°10 se expresan los datos relevados en campo:
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TABLA N°10

Estribo lzquierdo

Punto intermedio

Estribo derecho

AB/2 MN| V I AB/2 | MN \% I AB/2 | MN \% I
(m [(m) (mV) [((MA)| (M) [ (M) | (MV) | MA) | (m | (M) ]| (MV) |(MA)
0.5 10,61037.30,11.60| 0.5 | 0.6 | 3596.10 | 18.45 | 0.5 | 0.6 | 2401.95 | 22.60
1 10,618430|1005| 1 0.6 | 713.10 | 73855 1 0.6 | 378.65 | 14.65
15 1068465 | 875 15 | 0.6 | 139.35 | 9.55 15 | 0.6 | 197.30 | 20.90
2 [06|7765 1210 2 0.6 | 44.60 7.40 2 0.6 | 86.95 | 16.95
25 106/4195 855 | 25 | 0.6 | 107.65 | 2835 | 25 | 0.6 | 95.00 | 28.10
3 1 140.55 | 8,10 3 0.6 | 5835 | 27.90 3 0.6 | 3195 | 14.65
35 |1 /3510 820 | 35 |06 | 2280 | 2320 | 35 | 0.6 | 37.35 | 24.00
4 1 133.90 | 9.20 4 3 | 158.75 | 30.35 4 06 | 835 |1085
5 2 13095 | 7.20 5 3 4985 | 26.30 | 45 | 0.6 | 20.05 | 27.10
8 2 | 7.90 | 9.50 8 3 5.90 28.90 5 0.6 | 11.85 | 2035
10 2 1355 | 440 | 10 3 3.85 34.95 8 06 | 495 |23.70
13 2 /315 | 950 | 13 4 2.35 1195 ] 10 | 06 | 140 | 13.60
15 2 | 345 117.80| 15 4 1.35 1395 | 13 | 0.6 | 0.35 | 10.50
20 2 1090 |15.15| 20 4 0.90 1595 | 15 | 0.6 | 0.10 6.45
25 2 /015 | 830 | 25 4 0.65 1780 | 18 | 0.6 | 0.15 | 12.75
30 2 1015 |12.60| 30 4 0.30 7.55 20 2 0.50 | 16.60
Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
25 2 0.10 | 16.70
30 2 8.80 | 18.50

3.2.5 Proceso de inversion

A continuacion se presentan nueve tablas de inversion para cada sondeo efectuado (27

tablas en total), para cantidad variable de estratos desde tres hasta doce, con el objeto de

efectuar el analisis paramétrico en funcion de la cantidad tedrica de estratos.

La cantidad de estratos real se infiere luego de conjuncionar los estratos contiguos con

valores de resistividades similares y se adopta como perfil estratigrafico el con menor valor

de error de inversion subsecuente y con estratos mejor contrastados. Sobre el perfil asi

obtenido se aplican los criterios geotécnicos y eléctricos descritos para inferir la

estratificacion y la cualificacion geotécnica de cada estrato.

Se debe tener presente que la maxima profundidad de prospeccién para todos los sondeos

es de 15m.
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ESTRIBO IZQUIERDO (SONDEO LONGITUDINAL).

TABLA N° 11
4 Estratos. 5 Estratos. 6 Estratos.

[ Emor=0616% |[=] = |mam || | FEror=0523% [o & [ MEmor=0503%  [=] &= |
N| p | h | d | an N| p | h | d | an N| p | h | d | an
1 £ 1116 :0.1863 0.18630.1863: 1_| 1080 :0.1886 0.1886-0.1886 1 1091 :0.1888 0.1888 0.1887¢
2 | 27.64 0.259 0.44530.4453: 2 | 27.69 0.2686 0.4572 0.4572: 2 | 22.8 0.2227 0.41150.4114¢
3 | 494.7 0.6307 1.076 -1.076 3 |580.3 0.6805 1.138 -1.1377 3 | 816.3 0.439 0.85040.8504:
4 | 105.6 7.156 | 8.232 -8.2316 4 | 48.75 | 0.87 2.008 -2.0077 4 | 66.03 0.9827 1.833 -1.6332
5 |D.1172 5 | 128 | 4.915 6.923 -6.923 5 |132.8 1.626 3.453 -3.459

6 |0.1172 6 |99.84 4.295 7.754 -7.754
7 |0.1471
7 Estratos. 8 Estratos. 9 Estratos.

A Error = 0.538%

o] @ ]

A Error = 0.529%

o] & ]

fA Error = 0.517%

[=] @ ==

N| p | n | d | A Np_|h|d|mt N| p | h | d | an
1 | 1067 :0.1908 0.1908-0.1908 _1 £ 1060 :0.1915 0.19150.1914¢ _1 1051 :0.1924 0.19240.1923¢

"2 |18.24 0.1765 0.36730.3672¢| | _2 | 16.02 0.1566 0.34810.3480¢ || | 2 |13.37 0.1303 0.3227 0.3226"

"3 |699.7 0.3087 0.676 0.6759i| | _3 | 893.5 0.1971 0.5452-0.5452 | | 3 | 652.8 0.2693 0.59190.5919:

4 | 288.4 0.7471 1.423 -1.4231 | | _4 | 385.9 0.6231 1.168 -1.1683 | | 4 [587.2 0.354 0.946 0.9459f

5 |33.87 0.8055 2.229 2.2286 | | 5 |39.06 0.7443 1.913 -1.9127 || | 5 |92.98 0.5354 1.481 -1.4814

"6 | 190 2.756 4.984 -4.9843 | | _6 |114.9 0.7847 2.697 -2.6973 || | 6 | 33.82 0.6751 2.156 -2.1565

7 |26.81 3.244 8.228 8.2284| | _7 |159.1 3.003 5.7 -5.7004 7 [198.4 2.053 4.209 -4.2094

8 |0.1186 _8 [19.01 2.955 8.656 8.6558 || [ 8 |93.52 2.035 6.244 -6.2442

| _ 9 _p.09763 9 | 417 3.468 9.712 -9.7122

_ ] 10 |0.2413

10 Estratos. 11 Estratos. 12 Estratos.

A Emor=0489% [ | = s | | T Eror=053% [ o] & [ || | T Eer=051% [ =] & [
N| p | h | d | a N| p | h | d | A M| p | b | d | ait
1 /1053 :0.19240.19240.1923¢ | | _1 | 1046 :0.1929 0.19290.1929: || | _1 | 1041 '0.1933 0.19330.1932¢

"2 |11.99 0.1178 0.31020.31021| | _2 | 10.562 0.1028 0.2957 0.29577 || | _2 | 9.59 D.092920.2862 0.2861

3 | 775.7 0.3458 0.656 0.6560:| | _3 | 674.6 0.3927 0.68840.6883: | | _3 |584.4 0.4586 0.7448-0.7448
4 | 785 0.1043 0.76030.7602i | | _4 | 858.7 0.0488 0.73720.7371:|| | _4 | 986.6 D.04419 0.789 -0.789

5 |163.1 0.4291 1.189 -1.1894 | | _5 |298.2 0.3534 1.091 -1.0905 || | 5 | 408 0.2301 1.019 -1.0191

6 | 35.88 0.6712 1.861 -1.8606 | | _6 | 50.48 0.6852 1.776 -1.7757 || | _6 | 61.68 0.5121 1.531 -1.5312

7 |107.2 0.6324 2.493 -2.493 | | _7 | 33.03 0.3641 2.14 -2.1398 || | _7 | 37.19 0.5604 2.092 -2.0916

8 1945 212 4613 -4.6129 8 [185.6 1.983 4.123 -a123 || | _8 | 107.4 0.4309 2.523 -2.5225

9 |60.56 2137 6.75 -6.7498 | | 9 |144.8 1.194 5317 53173 | | _9 |209.7 1.776 4.299 -4.2986

10 [ 3.854 3.394 10.14 -10.144 | | 10| 33.05 1.911 7.228 -7.2279 || | _10 | 104.5 1.308 5.606 -5.6064

11 |0.3708 11 | 1.915 3.283 1051 -10.511 || [ _11 | 25,55 1.933 7.54 -7.5397

| 12 |0.1997 12 2.017 3.287 10.83 -10.827

] 13 |0.2511

Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
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PUNTO INTERMEDIO (SONDEO LONGITUDINAL).

TABLA N°12
3 Estratos. 4 Estratos. 5 Estratos.

i Error = 35.3% =] = &= || | T Error=348% =] = = 1 Error = 32.7% o = |
N| p | n | d | an N| p | h | d | ant N| p | nh | d | an
1_{7.9E+6:0.0512 0.05120.0512: | | _1 | :0.0514 0.05140.0514 10.0514 0.05140.0513

2 | 147 0283 033403338 | _2 [ 122 0.236 0.287 -0.2871 1 0.275 0.326 -0.3264

"3 | 698 0.137 0.471 -0.4707 || | 3 | 628 0.176 0.463 0.4629 || | 3 | 361 0.363 0.689 -0.6892

4 |14 4| 487 102 1.48 -1.481 ~4|1.08 116 1.85 -1.851

| 5 | 17.8 5| 817 436 6.21 -6.206

] ] 6 | 137

6 Estratos. 7 Estratos. 8 Estratos.

A Error = 36.3% [= | = [&3] | | T Eror=300% =] = 2] | | T Eror=318% =] = |
N| p | n | d | anr N| p | n | d | an N| p | h | d | an

1 _19.4E+6:0.0521 0.0521 0.0520; 1_[8.5E+6 0.0513 0.0513 0.0512¢ 9.6E+6:0.0504 0.0504 0.0504:

2 [ 141 0269 0321 -03212| | _2 | 20.8 0.401 0.453 -0.4527 | | _2 | 8.03 0.161 0.211 -0.2109

3| 462 0.266 0.587 -0.5872| | 3 | 1038 0.122 0.575 -0.575 | | _3 | 533 0.237 0.448 -0.4454

4171 141 199 -1.995 | | 4 | 1.61 0552 1.13 -1.127 | | _4 | 222 0569 1.02 -1.017

5 | 953 103 303 3.028 || 5| 2 138 251 2505 || _5 | 1.22 0638 1.66 -1.655

6| 212 601 9.03 9033 || 6| 223 1.85 435 -4351 || 6 | 444 1.41 3.07 -3.067

_7 | 0.646 7 | 1216 331 766 7.663 | | _7 | 1096 264 571 -5.712

8 | 211 8 | 140 311 882 -8.818

| ] _9 | 0539

9 Estratos. | 10 Estratos. 11 Estratos.

[ Error = 35% o] @ |3 M Error = 31.7% = | @ [s&2] | | T Error=328% =] @ =]
N| p | h | d | ar N| p | nh | d | an N| g | b | d | an
1 [0.3E+6 0.052 0.052 0.05201| | _1 9.3E+6 0.0503 0.05030.05031| | _1 |8.0E+6:0.0514 0.05140.0513¢

"2 | 11.8 0.233 0.285 -0.2853 | | 2 | 10.2 0.206 0.256 0.256 | | 2 | 11.9 0.229 0.28 -0.2801

"3 | 544 0195 0.481 -0.4806 | | _3 | 296 0.224 0.48 -0.4797 [ | 3 | 341 0171 0.452 -0.4515

4| 69.2 0234 0714 0.7143 | | 4 | 204 0.283 0.763-0.7627 | | 4 | 222 0.3 0.752 -0.752

5 | 1.29 0566 1.28 -1.28 5 121 0424 119 1187 || 5 | 595 0.414 1.17 -1.166

6| 207 114 242 -2.42 _6 | 1324 0682 1.87 -1.869 6 | 1.02 0.561 1.73 -1.727

7 | 561 124 366 -3.658 | | 7 | 573 0.886 2.76 -2.755 | | 7 | 2.25 0.712 2.44 -2.439

8| 964 312 677 6774 | | _8 | 267 1.49 425 -4.246 8 | 55.5 0.897 3.34 -3.336

9| 403 294 971 9712 | | _9 | 1296 253 678 6777 || 9 | 1560 1.06 4.39 -4.391

10| 0.526 10| 47.8 315 9.92 -9.924 | | 10| 194 3.42 7.81 -7.808

_ 1 joermn 11| 292 27 105 -10.51

] _ 12| 1.05

Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
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ESTRIBO DERECHO (SONDEO LONGITUDINAL).

TABLA N°13
3 Estratos. 4 Estratos. 5 Estratos.

A emor=85% [=| = [ || | T Eor=813% [ & [l Feror=801% [ = =
N| p | h | d | an N| p | h | d | an N| p | h | d | A
1 | 50.7 :0.178 0.178 -0.1778 1 :0.155 | 0.155 -0.1552 1 | 49.6 : 0.189 0.189 -0.1889

"2 | 437 0122 0.299 -0.2994 || | _2 | 0.434 0.59 -0.5896 2 | 375 0.263 0.452 0.4518

"3 | 91.4 453 483 -483 3| 213 0386 0976-09759 (| [ 3| 375 0.625 1.08 -1.077

"4 | 103 4] 234 143 2.1 -2.408 4| 179 179 2.86 -2.864

| 5 | 109 5 | 125 244 273 273

| _ 6 |17

6 Estratos. 7 Estratos. 8 Estratos.

M Error = 8.12% o] & =] M Error = 7.95% ol = ] M Error = 7.95% =] @ =]
N| p | h | d | & M| p | b [ d | an N| p | nh | d | an
1 | 511 0201 0201 02011 || | 1 [ 51.9 0.205 0.205 -0.2047 1 [ 53.6 0.215 0.215 -0.2149

2 | 429 0.244 0.445 -0.4455 || | _2 | 490 05 0.41 -0.4101 (| | 2 | 582 0.175 0.39 -0.3899
3 | 26.9 {0.45 1 0.935 -0.9354 || | 3 | 27.5 [0.366 0.776 -0.7759 || | 3 | 23.5 [0.289 0.679 -0.6789
4| 210 1.42 235 -2.351 4935 06 138 1375 ||| 4| 7.2 053 121 -1.208

5 | 55.4 0933 3.28 -3.284 || | 5 | 219 1.34 272 2715 ||| 5 | 275 0.914 212 -2.122

6 | 394 0536 3.82 -3.82 6 | 7.08 442 713 -7133 ||| 6 | 72.8 0.951 3.07 -3.073

AR 7 | 425 507 122 -12.21 7| 406 218 526 -5.257

] 8 | 0.563 8 | 293 782 132 -13.18

| ] _9 | 0.485

9 Estratos. 10 Estratos. 11 Estratos.

A Error = 7.04% o] ® (w3 | | M Eror=795% =]l = 3] | | T Error=795% o] @ |==]
N| p | n | d | an N| p | h | d | A N| p | nh | d | anr
1 [ 547 0.221 0221 02209 | 1 | 56 0228 0.228 -0.228 | | 1 | 57.1 0.234 0.234 -0.2341

2 | 653 0151 0372 03723 | _2 | 726  0.14 0.368 -0.3675 | | 2 | 809 0.123 0.357 -0.3573
3 | 33.3 {0.596:0.969 0.9686 | | _3 | 22 0.564 -0.5637 | | 3 | 28.9 (1 0.791 -0.7912
4| 195 0671 1.64 -1.64 || 4| 393 0309 087208723 | | 4 | 771 0324 1.2 -1.115

5 | 220 0962 26 -2602 || 5| 132 0463 1.34 -1.336 | | _5 | 243 0718 1.83 -1.833
6 | 8.64 00683 3.29 -3.286 | | _6 | 267 0.788 212 -2.123 6 | 204 0674 251 -2.507

7 | 465 247 575 5752 || 7 | 90.6 0.818 294 2941 [ | 7 | 21.3 0854 3.36 -3.361
8 | 506 397 972 9717 || _8 | 552 341 6.35 -6.346 8 | 285 1.58 4.94 -4.941

9 |15 248 122 122 || 9| 571 348 983 9827 | | 9 | 462 328 8.22 -8.224

10 | 0.389 10| 9.98 245 123 -1227 | | 10| 31.7 219 10.4 -10.41

] 11| 0.523 11| 442 351 139 -13.93

] | 12 | 0.283

Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing.

Ricardo Cox)
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3.2.6 Interpretacion grafica de los Sondeos

Con base en los criterios descritos, en las siguientes paginas se presentan figuras y tablas de
resultados:
FIGURA N°11 Resistividades Estribo Izquierdo
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Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
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FIGURA N°12 Resistividades Punto Intermedio
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Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
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FIGURA N°13 Resistividades Estribo Derecho
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Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
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FIGURA N°14 Seccion Transversal virtual, global, de Resistividades.
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Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
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FIGURA N°15 Seccién Transversal de reS|st|VIdades del Perfll Global
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FIGURA N°16 Perfil Estratigrafico Estribo Izquierdo
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Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)

FIGURA N°17 Perfil Estratigrafico Punto Intermedio
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Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
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FIGURA N°18 Perfil Estratigrafico Estribo Derecho
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Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
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3.2.7

Interpretacion de los SEVs Realizados en el sitio del proyecto

Las siguientes son las propiedades que se infieren con los estudios geofisicos tanto para el

estribo izquierdo como para el derecho.

Estribo Izquierdo

>
>

El sondeo llegd hasta los 11 metros de profundidad.

El nivel freatico es superficial, con horizontes saturados.

Presenta un delgado encape superficial de suelo Limo — arenoso de mala calidad
geotécnica hasta 1m de profundidad.

El horizonte de material aluvial mas grueso, de importantes propiedades
geotécnicas, se ubica a partir de los 2 m de profundidad, tiene un espesor total de
3,60 metros, y esta conformado por mezclas mal clasificadas de limo, arena gruesa
y posiblemente contenga una pequefia porcion de grava.

Finalmente, por debajo de todo este conjunto, y a partir de los 5,60 m de
profundidad y hasta los 11 m sondeados existe un estrato limo-arenoso de pésimas
caracteristicas geotécnicas.

Es decir, se tiene un estrato geotécnicamente interesante, que totaliza los 3,60 m de
espesor, flotante sobre un estrato de pésima cualificacion geotécnica con fines de

fundacion.

Estribo Derecho

>

A\

Este enclave expone caracteristicas similares al anterior por lo que se trata de un
zona de continuidad geotécnica, pero con leves variaciones en las cotas de los
estratos, que se describen a continuacion.

El sondeo llegd hasta los 13.9 metros de profundidad.

El nivel freatico es superficial, con horizontes saturados.

Presenta un delgado encape superficial de suelo Limo — arenoso de mala calidad

geotécnica hasta 1.12 m de profundidad.
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» El horizonte de material aluvial grueso, de importantes propiedades geotécnicas, se
ubica a partir de los 1.12 m de profundidad, tiene un espesor total de 1.39 metros, y
esta conformado por mezclas mal clasificadas de limo, arena gruesa y posiblemente
contenga una pequefia porcion de grava.

» Finalmente, por debajo de todo este conjunto, y a partir de los 2.51 m de
profundidad y hasta los 13.90 m sondeados existe un estrato limo-arenoso de
pésimas caracteristicas geotécnicas.

» Es decir, se tiene un estrato geotécnicamente interesante, que totaliza los 3,60 m de
espesor, flotante sobre un estrato de pésima cualificacion geotécnica con fines de

fundacion.
3.3 Estudio hidroldgico e hidraulico.
3.3.1 Introduccion

El estudio de la cuenca del rio San Telmo desarrollado en las siguientes paginas, no se
realiz6 en toda el area de la cuenca, sino a partir de la seccién donde se emplazara un

puente situado en la comunidad de San Telmo.
3311 Ubicacion

El rio San Telmo es un afluente de la cuenca del rio Bermejo, ubicado en la margen
izquierda de este ultimo, la cuenca esta conformada por un valle extremo y muy

accidentado.

Las aguas de su curso principal van de noreste a sudoeste mas o menos por el centro de la
cuenca, esta cuenca tiene como drenes principales el Rio del Filo Conchas y el propio rio

San Telmo y numerosas quebradas.

El rio San Telmo nace en el Filo Conchas con el rio Filo Conchas y la quebrada de San
Telmo juntdndose y formando el rio San Telmo, hasta la seccidon de estudio del rio, la
cuenca encierra un area mediana, pero con precipitaciones considerables, observando que

sera posible tener grandes caudales.
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La cuenca del rio San Telmo presenta una cota maxima de 1916 m.s.n.m. en el naciente
Este del rio, y una cota minima de hasta 635 m.s.n.m. y esta situada en los paralelos 22°25
y 22°31" de latitud sud 64°20" y 64°25" de longitud oeste.

3.3.2 La cuenca
3.3.21 Seleccion de estaciones

Una vez definida la linea de divortio aquarum se procedio a ubicar las estaciones existentes

con el objetivo de poder realizar el estudio de precipitaciones.

Segun informacion del SENAMHI se tienen cinco estaciones de las cuales tres son
nacionales y dos son argentinas. Ademas se tiene como estacion indice a la estacion de
AASANA.

La informacidn que se tiene de cada estacion en cuanto a su ubicacion, se presentan en la
TABLA N°14.

TABLA N°14

Estaciones pluviométricas

3 Latitud | Longitud Altura Afios de

N° Estacion y
S W S observacion

1 BALAPUCA 22° 31 64° 26' 530 22
2 | AGUASBLANCAS | 22°43 64° 22' 405 38
3 BERMEJO 22° 46' 64° 18' 385 14
4 GUANDACAY 22° 21" 64° 28' 850 17
5 EL SALADO 22° 28' 64° 30' 690 14

Fuente: SENAMHI
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3.3.2.2 Zonificacion

A continuacion se tienen datos de precipitaciones medias anuales de todas las estaciones

con las que se realizara la zonificacion mostradas en la tabla N°15.

TABLA N°15
PRECIPITACIONES MEDIA ANUAL

ANO | Aguas Blancas | Balapuca | Bermejo |Guandacay | El Salado
1945

1946 1007,1
1947 837,5
1948 916,4
1949 1287,7
1950 871,0
1951 1380,4
1952 1022,9
1953 9115
1954 1134,1
1955 1163,6
1956 1368,9
1957

1958

1959

1960

1961

1962

1963

1964

1965 1003,3
1966 1311,9
1967 836,7
1968 1265,6
1969 1105,3
1970

1971 1099,3
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1972 1102,3 1332,6

1973 1193,2 1222,1

1974 1430,0 2032,0

1975 1317,1 1633,4

1976 1218,5 1668,7 754 1055,7
1977 1448,3 2024,4 802,4

1978 922,9 1233,1 1372,9 1168,9
1979 1528,5 1936,3 1471 1404
1980 1317,1 1548,6 1415,9 870,9
1981 1481,7 1980,5 1639 1952,5
1982 1752,4 1738,3 1702,5 1417,1
1983 940,6 1102,1 665,9 754,5
1984 1361,9 2078,6 1526,5
1985 2146,0

1986 1234,9 1782,6 500,7

1987 1698,4 1728,8 424 13155
1988 1089,7 1267,1 1110,1
1989 1045,3 1489,7 1432
1990 1698,8 1760,9 1419,3 1700,5
1991 1968,9 1460,4 1973,1 1342
1992 1416,4 1628,9 1607,7 1582
1993 1161,8 1126,0 1059

1994

1995 1420

1996 1173,2

1997 927

1998 678,8

1999 1018,7

2000 1379,5

2001 1005,7

2002 873,5

2003 1284,6

2004 1151,3

2005 967,0

2006 1550,2

2007 1118,5
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2008 1217,6
2009 1318,5
2010 928,9
2011 976,8

Fuente: SENAMHI

TABLA N°16

Calculo de la zonificacion

N° DE VARIANZA COLUM |COLUMN
ESTACIONES| ), 15 | MEDIA|DESVIACION[VARIANZA| L S0P Do van-tfEC 97.5[EC 25| g son” | “a g 506
BALAPUCA | 22 | 16279 | 32340 | 10459046 21.00 | 3550 | 10.30 | 173024.31| 50201.42
AGUAS

g oS | | 12e03| 2701 72981.24 37.00 | 5561 | 2212 |153832.90| 61190.14
BERMEJO | 14 | 11082 | 22962 so72567 | 1023241 300 2270 | 5.01 |194469.58| 39445.04
GUANDACAY| 17 | 11828 | 45304 | 2052407 1600 | 28.80 | 6.91 |18423434] 4420345
ELSALADO | 14 | 13477 | 32132 | 10324812 13.00 | 24.70 | 501 |194469.58] 3944504

Fuente: Elaboracion propia

FIGURA N°20
ZONIFICACION
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Fuente: Elaboracion propia

De acuerdo a la zonificacion tenemos que existen dos zonas pluviométricas divididas por
serranias en la primera zona tenemos a: Guandacay. En la segunda zona tenemos a: El
Salado; Aguas Blancas; Bermejo y Balapuca, de las cuales por la lejania de las demas

estaciones tomaremos los datos de la estacion El Salado.
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3.3.3 Estudio de la cuenca
3331 Propiedades fisiogréficas (geométricas).

Las caracteristicas fisiograficas de la cuenca pueden ser explicadas de ciertos parametros o
constantes que se obtienen del procesamiento de la informacion cartografica vy
conocimiento de la topografia de la zona de estudio.

Para poder entender el sistema hidroldgico de nuestra cuenca se nos hace imprescindible
poder determinar algunos de los pardmetros que nos permiten estudiar nuestra cuenca que

carece de datos necesarios previos.
3.3.3.1.1 Area(A).

La superficie que encierra el divortio aquarum desde la seccion en donde se emplazara el

puente “El Vado” tiene una dimension de:

A= 5348 km®
3.3.3.1.2 Perimetro (P).

La longitud de la linea de divotio aquarum se pudo determinar mediante un software de

sistema digitalizado obteniendo una longitud de:
P= 34,64 km

3.3.3.1.3  Perimetro estilizado (Pe).

Eliminando todas las sinuosidades a través de lineas rectas se consigue una longitud de:
Pe= 31,58 km

3.3.3.1.4 Factor de forma (F).

Segun el célculo del factor de forma se obtiene de la siguiente expresion:
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A
F = ﬁ
A= 5348 km®
L= 13,06 km
L = longitud del maximo recorrido F=031

Como el factor de forma es un valor bajo entonces nos indica que nuestra cuenca tiene una
tendencia a crecidas lentas y sostenidas ademas nos permite considerarla como una cuenca

de forma alargada.
3.3.3.1.5 Indice de compacidad o Gravelius (Kc).

La relacion del perimetro estilizado de la cuenca y el perimetro de un circulo de igual area

que el de la cuenca es:

Pe
J4

Pe= 3158 km Kc= 1,22

A = 5348 km? Kc = 0,282

Observando nuestro indice de compacidad se define que la cuenca tiene una forma oval
mas 0 menos alargada, con gastos picos atenuados y recesiones prolongada, por tanto
tiempos de concentracién prolongados.

3.3.3.1.6  Rectangulo equivalente (Kc).

A=Lxl 53,48 = L*I Ec.1
P=2(L+1) 3464 = 2(L+l) Ec.2

Resolviendo las ecuaciones 1y 2 se tiene:

L= 13,29 km
L= 402 km
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Obteniendo los lados del rectangulo equivalente que representa el area y el perimetro igual

al de nuestra cuenca observamos que su lado mayor es 3 veces su lado menor, por lo tanto

se corrobora que la cuenca tiene forma alargad.

3.3.3.2 Propiedades de relieve.
3.3.3.2.1 Curva hipsométrica.
TABLA N°17
Datos de la cuenca
Area
Cota (m) Area (m2) Area (Km2) | acumulada % Area
(km2)
1919 - - - -
1919 1900 2175.0( 0.00217502 | 0.002175025 | 0.004066348
1900 1700 437786.8| 0.43778682 | 0.439961841 | 0.822536815
1700 1500 1071082.5| 1.07108251 | 1.511044352 | 2.824994106
1500 1300 3552828.6| 3.55282863 | 5.063872982 | 9.467234574
1300 1100 6398532.2| 6.39853215 | 11.46240513 | 21.42969987
1100 900 12874937.4| 12.8749374 | 24.33734249 | 45.50021911
900 700 25082352.9|( 25.0823529 | 49.41969543 | 92.39328295
700 635 4068711.8| 4.06871179 | 53.48840722 100
TOTAL 53488407.2| 53.4884072 ok
Fuente: Elaboracion propia
FIGURA N°21
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Fuente: Elaboracién propia
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FIGURA N°22
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Fuente: elaboracion propia

La altura de la cuenca de San Telmo en la que alberga el mayor porcentaje de area es 700

m.s.n.m. ver figura N°22.
3.3.3.2.2 Pendiente de la cuenca (Ip)

La pendiente media de la cuenca nos permite apreciar mas o menos el grado potencial de
degradacidn de la cuenca y ademas corroborar el tiempo de concentracion posible a obtener

influenciando asi a las maximas crecidas, es por esto que:

h = 1,281 km
L = 13,29 km
lp= 9,63 %

Donde:

72



h = desnivel de la cuenca
L = longitud mayor del rectangulo equivalente

La pendiente media de la cuenca de San Telmo nos lleva a clasificarla como una cuenca de

superficie con relieves méas o menos suaves.

3.34 Estimacion de lluvias méaximas

3.34.1 Tiempo de concentracion (Tc)

Existen varios métodos para calcular el tiempo de concentracién, algunos de ellos son los

siguientes.
Datos:
L = 13,05 km L = longitud del rio principal (km)
H= 109 km H = desnivel del curso principal (m)
J = 0,083 J = pendiente media del rio principal en decimal
A = 5348 km? A = Area de la cuenca (Km?)

Para el célculo del tiempo de concentracion utilizaremos los siguientes autores que nos

facilitan sus férmulas empiricas

CHEREKE.-
370385 Tc = 1,24 Hrs
Tc:{0.871*ﬁ}
H
GIANDOTTI.-
Tc = 1,76 Hrs
Too 4% A +(L5*L)
25.3* j*L
CALIFORNIA -
L Tc = 1,23 Hrs



VENTURA HERAS.-

Tc= 0.05*\/5
KIRPICH.- )

, 70385
Tc=0.06626* [L}
J

Tc

Tc

1,26 Hrs

1,26 Hrs

El tiempo de concentracion de la cuenca del rio San Agustin hasta la seccion en la que se

emplazard el puente es:

Tc=1,35hrs

3.34.2 Altura de lluvia maxima.

A partir de las precipitaciones maximas diarias, se extracto las precipitaciones maximas

diarias de cada afio, de la estacion que utilizamos a partir de la zonificacion, dicha estacion

es “El Salado”, los resultados se muestran en el tabla N°18.

TABLA N°18

Precipitaciones maximas en 24 hrs.

ANO

MAXIMA

1975

1976

100,0

1977

1978

100,6

1979

220,7

1980

48,9

1981

180,7

1982

62,0

1983

82,2

1984

91,5

1985

1986

1987

108,5

1988

61,5
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1989 116,5
1990 165,5
1991 111,0
1992 109,5

Fuente: SENAMHI

De acuerdo a la experiencia los datos de precipitaciones maximas se ajustan mejor a la ley
de Gumbel, por lo tanto a continuacion se calculan los pardmetros para cada estacion. Ver
tabla N°19.

TABLA N°19
Parametros
MEDIA (%) 111,4
DESVIACION (Sd) 48,1
MODA (Ed) 89,7
CARACT. (Kd) 1,0

Fuente: Elaboracién propia

Como se menciond anteriormente las lluvias maximas se calculan a través de un modelo

matematico y el que mejor se ajusta es la ley de Gumbel con la siguiente expresion.

Donde:

Hdt = Altura de lluvia maxima diaria.

hy =Ed,*(+kd,*logT)

Edp = Moda ponderada.

Kdp = Caracteristica ponderada.

T = Periodo de retorno.

Lluvias maximas diarias para un periodo de retorno (T) de 10; 20; 50; 100; 150; 200. Afios
Ver tabla N°20.

TABLA N°20
T (afios) Hdt Unidad
10 176,0 mm
20 202,0 mm
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30 217,2 mm
40 228,0 mm
50 236,4 mm
80 254,0 mm
100 262,4 mm
150 277,6 mm
200 288,3 mm

Fuente: Elaboracion propia

Las lluvias méaximas de corta duracién deben ser menores a 24 hrs. para lo cual acudimos a

la ley de Gumbel modificada que es definido por la siguiente expresion.

B
h, = Ed, *(5} *(1+kd, *logT)

Donde:
Edp = Moda ponderada
Kdp = Caracteristica ponderada
T = Periodo de retorno
htt = Altura de lluvia maxima horaria
D = Es el tiempo de duracion de la lluvia
B = Es una constante que en nuestro medio se adopta generalmente 0.2
a = Equivalente de lluvia diaria que depende de la magnitud de la cuenca
Para:
Ac > 20 km2 a=12
Ac < 20 km2 a=2

En el tabla N°21 se determinardn las lluvias méximas horarias en (mm) para diferentes

periodos de retorno y diferentes, tomando los datos de la tabla N°19, y cona =12y = 0,2

TABLA N°21
Altura de Precipitacién Maxima Horaria
T (afos) Hrs. Unidad
2 4 6 8 10
10 123,02243 | 141,31567 | 153,2528523 | 162,32907 | 169,7377 mm
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20 141,17946 | 162,17262 | 175,8716242 | 186,28742 | 194,78949 mm
30 151,80064 | 174,37315 | 189,1027575 | 200,30215 | 209,44385 mm
40 159,33649 | 183,02956 | 198,490396 | 210,24576 | 219,84128 mm
50 165,18175 | 189,744 | 205,7720141 | 217,95862 | 227,90616 mm
80 177,49352 | 203,88651 | 221,1091679 | 234,2041 | 244,89307 mm
100 183,33878 | 210,60095 | 228,390786 | 241,91697 | 252,95795 mm
150 193,95996 | 222,80148 | 241,6219194 | 255,9317 | 267,61231 mm
200 201,4958 | 231,4579 |251,0095579 | 265,87531 | 278,00974 mm

Fuente: Elaboracion propia

Pero al ser el tiempo de concentracién menor a dos horas debemos recurrir al método

grafico, Como se muestra en la figura N°23.

FIGURA N°23
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Fuente: Elaboracion propia

Del grafico obtenemos un valor de htt para un T=100 afios, de:

La intensidad maxima de lluvia para un periodo de retorno T = 100 afios es igual a:

htt =64 mm

Imax = 47,4 mm/hrs

e
™ Te
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3.35 Estimacion de caudales maximas

No se dispone de datos de aforacion de caudales es por esto que se tienen que obtener a
partir de las precipitaciones maximas horarias, para ello se cuentan con varios métodos de
los cudles se utilizara el método racional, el método del hidrografa unitario, y método
passenti.

3.35.1 Meétodo racional.

El caudal obtenido mediante el método racional se calcula con la siguiente expresion:

Q. - C*i*A
DatOS max 36
C= 047 C = Coeficiente de escorrentia tomado de la TABLA N°22
A= 5348 km? A = érea de la cuenca en Km?
| = 47,4 mm/hrs i = intensidad maxima en mm/hrs

Qmax = 330,78 m®/s

TABLA N°22
Coeficientes de escorrentia
Tipo de superficie Periodo de retorno (anos)
2 [5 J1o J25 [50 [100 500
Zonas urbanas
Asfalto 073 |0,77 |0.B1 |D,85 [0,90 |0,95 1.00
Cemento, tejados 075 |0.20 |0.83 |0.88 |0.92 |0.97 .00

Zonas verdes (céspedes, parques, &tc.)
Condicion pabire (cobertura vegetal infericr al 50% de la superficis)

Pendiznte oaja (0-2%) 032 |0.34 |0,37 |0.40 |044 047 D58
Pendisnte media (2-7%) 0.37 |0,40 0,43 |045 049 |2,53 0.61
Pendisnte alta (> 7%) 040 |043 (045 (045 |052 (065 062
Condicion media [cobertura vegetal entrs el 50% y el 75% del drea)
Pendlente baja (0-2%) 025 |0.28 |0.30 |0.34 |0.37 |0.41 0.53
Pendiente media (2-7%) 0.33 |0,36 |0,38 |042 |045 (049 D58
Pendiente alta (> 7'%) 037 |0.40 |0.42 |045 (049 |0,53 0.60
Conalcldn buena (cobertura vegetal supsrior al 75%)
Pendients baja (0-2%) 0.21 |0,23 |0,25 |0,28 |0,32 (2,368 D49
Pendisnie media (2-7%) 029 |0,32 (0,35 (0,35 (042 (046 056
Pendignte alta (= 7%) 034 |0.37 |0,40 |0.44 |047 |01 D.BE

Zonas rurales
Campos de cultive

Pendiente baja (0-2%) 0.31 |0.34 |0.36 (040 |043 [047 057

Pendiente media (2-7%) 035 |0,38 (0,41 (044 |048 (2,51 D60

Pendiente alta (> 7') 039 |042 (0,44 (045 |0,51 (0,54 0.67
Pastizales, prados, dehesas

Pendiente baja (0-2%) 025 |0,28 |0,30 (0,34 |0,37 [041 D53

Pendiente media (2-7%) 032 |0.26 [0.38 (042 (045 (049 D.58

Pendiente alta (> 7%) 0.37 |0.40 |042 |0.45 (049 |03 DGO
Bosgues, montes arbolados

Pendisnte baja (0-2%) 0.22 |0,25 |0,28 |0,31 |0,35 0 D.48

Pendisnte media (2-7%) 031 |0,.24 (0,36 (040 D,43| 0,47 D.56

Pendiente alta (= 7%) 0.35 (0,39 0,41 [0.4F |0.48“eH2=—058
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Fuente: Chow et al. (1988)

3.35.2 Metodo del hidrograma unitario.

Por falta de datos se calcula caudales maximos mediante un hidrograma unitario triangular
y se aplicara el método de SCS.

Donde: Datos:
Htt = Precipitacion maxima horaria Htt= 64,0 mm
C = Coeficiente adimensional C=10,53
A = Area de la cuenca A = 53,48 Km?

Tl = Tiempo de retardo
tp = Tiempo al pico
tb = Tiempo base
D = Duracion de la precipitacion efectiva
Pn = Precipitacion neta
Calculando el precipitacion neta

Pn=Htt*C Pn=33,9 mm

Existen dos formas de considerar la duracion de la precipitacion efectiva (D), que son las
siguientes:

Tc=D Para cuencas pequefias
D =2*./Tc Para cuencas grandes

Después de definir los valores se presenta que las cuencas grandes se consideran de esta
manera a partir de los 250 km2, por lo que tomaremos la primera opcién.

Por lo tanto:

TI=06*Tc = 0,81 hrs
D

Tp= E+TI = 1,48 hrs
Th=2.67*Tp = 3,97 hrs
Finalmente el caudal pico es:
2.08* A*h
Qp="—"—
Tp

Qp = 253,90 m*/s

Por lo que el hidrograma unitario se lo puede expresar en la figura N° 24
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FIGURA N°24

HIDROGRAMA TRIANGULAR
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Fuente: Elaboracion propia

3.35.3 Método Passenti.

Este método se basa en la siguiente expresion deducida por Passenti.

A
=C*h*=_—
Q L
Donde:
Q = Caudal méximo (m*/s)
C = Coeficiente que varia entre 700 — 800
A = Area de la cuenca (km2)
h = Altura de lluvia méaxima horaria (m)
L = Longitud del rio principal (km)
Datos:
C =800
A = 53,48 Km®
h =0,064 m
L =13,06 km

Entonces finalmente

Qmax = 209,72 m¥/s
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Resumen de resultados

METODO VALOR (m?/s)
Racional 330,80
Hidrografa unitario 253,90
Passenti 209,72

En conclusion para el presente disefio se tomo el caudal més desfavorable de 330,8 m3/s

3.3.6
3.3.6.1

Calculo del tirante maximo.

Caracteristicas de la seccion de emplazamiento.

A partir del levantamiento topogréfico se obtuvo la seccién de emplazamiento, tomando en
cuenta la ubicacién de los estribos. El area y perimetro mojado de la seccion en funcion de

su profundidad, como se muestran en la tabla N°23

TABLA N°23
Profundidad (Y); area (A); perimetro mojado (P)

3.3.6.2

cota Y AA A AP P

m.s.n.m m m2 m?2 m m

647,14 - - - - -
647,64 0,5 1,920 1,920 7,540 7,540
648,14 1 11,860 13,780 24,250 31,790
648,64 15 16,230 30,010 2,140 33,930
649,14 2 16,842 46,852 1,243 35,173
649,64 2,5 17,046 63,898 1,112 36,285
650,14 3 17,245 81,143 1,156 37,441
650,64 3,5 17,328 98,471 1,000 38,441
651,14 4 17,328 115,799 1,000 39,441
651,64 4,5 17,328 133,127 1,000 40,441

Fuente: Elaboracion propia

Q — 1* A*RZ/S*Sl/Z
n
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Célculo de caudales en funcion a la seccion de emplazamiento.

Recurriendo a la formula de Manning se obtiene lo presentado en el Tabla N°24.




Datos:

n=0,030 n = Coeficiente de Manning
S=0,0106 m/m S = Pendiente en la seccidn de estudio
TABLA N°24
t Rh Q V
m m m3/s m/s
0,5 0,255 2,648 1,379
1 0,433 27,098 1,966
1,5 0,884 94,937 3,163
2 1,332 194,740 4,156
2,5 1,761 319,922 5,007
3 2,167 466,556 5,750
3,5 2,562 632,946 6,428
4 2,936 815,189 7,040
4,5 3,292 1011,449 7,598
Fuente: Elaboracion propia
FIGURA N°25
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Fuente: Elaboracion propia.

De la curva de descarga de la figura N°25, Para un caudal de 330 m3/s, que es el caudal
correspondiente para 100 afios de periodo de retorno se sabe que el rio tendrd una
profundidad (tirante) aproximada de 2,53 m pero asumiremos:
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Ymax = 2,55 m. Cota =571,08 m.s.n.m

3.3.7 Calculo de la forma de socavacion.

La socavacion puede ser de lecho maévil o agua clara, esto si el rio arrastra o no sedimento.
Al observar tanto el lecho del rio como las laderas aguas arriba del puente, se determina
que el rio San Telmo sedimenta y ademés en su lecho contiene bastante piedra lo cual

limita la socavacion.
Para su verificacion se realizaran los siguientes célculos:

Agua clara V<Vc Donde:
Lecho movil V >Vc V = Velocidad media del cauce principal.

Vc = Velocidad critica de inicio de arrastre de

sedimento.

Datos:

R=157 m _ 1 21351l 2 VC=619*h1/6*Dl/3

S =0,0106 m/m V= RS ! 0

h=255 m

Dso =0,0009 m

n=0,030 m V =5,06 m/s Vc =0,69 m/s

Donde:

V¢ = Velocidad critica por encima de la cual el material de lecho con tamafio D50 o0 mas
pequefio es transportado (m/s)

h = Profundidad del flujo (m)

D50 = Diametro de la particula de lecho en una mezcla cuyo 50 % es menor (m)

n = Coeficiente de rugosidad de Manning.

3.3.8  Calculo de la socavacion general.

3.38.1 Meétodo de Lacey.

El método de Lacey nos determina directamente la socavacion maxima para el caudal de
disefio.
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Datos:

Q=330m3%s Q = Caudal de disefio (m*/s)

S$=0,0106 m/m S = Pendiente de la seccidn de estudio (m/m)
Be =35,79m Be = Ancho del rio (m)

q=9,22 m¥s/m q = Caudal unitario (m*/s/m)

ksa=1,5 Ksa = Factor de ajuste TABLA N°25
y=255m y = Tirante de agua (m)

dsa = Altura de socavacion

TABLA N°25
Factor de ajuste de socavacion, Ksa.
1) Tramo recto/ curvas moderadas 1,5
if) Angulos rectos/ curvas pronunciadas 2
1ii) Aguas arriba de la pilas 2
iv) Aguas arriba de deflectores 2,5
Fuente: CAT-PRONAR, 2001
16 3/5 2 1/3
Fo[S7Q Ds = 1,35(“—]
0,0003 f
f=15,16 Ds=2,40
Dsa = Ksa* Ds dsa=Dsa-y
Dsa=3,79 m dsa=1,24m

3.3.9 Célculo de la socavacion local en los estribos.
3.391 Meétodo de Froehlich.

La ecuacion dada por Froehlich esta basada en analisis dimensional y de regresion de datos

de laboratorio para 170 mediciones de socavacion en lecho movil. HEC-18 (1993)

84



recomienda su uso para socavacion tanto en lecho mévil como en agua clara, para estribos
que se proyectan dentro del cauce principal o no y para flujo concentrado en el cauce
principal o combinado con flujo sobre las zonas de inundacion. Este método utiliza la
siguiente expresion: Lo
ds =2,27*he*Kf *K, *(h—j *Fre®® +1

Donde: €

ds = Profundidad de socavacion, medida desde la superficie libre de la corriente.

he = Profundidad media del flujo (profundidad hidraulica) en la zona de inundacion
obstruida por el estribo aguas arriba del puente he=Ae/L[m]

Kf = Coeficiente que depende de la forma del estribo. TABLA N°26. FIGURA N°26

K6 = Coeficiente que depende del angulo de ataque del flujo. FIGURA N°27.

L = Longitud del estribo y accesos al puente que se opone al paso del agua proyectada
normalmente al flujo [m]

Fre = Numero de Froude en la seccion de aproximacion obstruida por el estribo.

TABLA N°26
Descripcion K
Estribo con pared vertical 1.00
Estribo con pared vertical y aletas 0.82
Estribo con pendiente hacia el cauce 0.55

Fuente: HEC-18. 1993

FIGURA N°26
(Formas comunes de estribos. Método de Froehlich)

"-'ﬂmmrmun"“' w

s(lie s 28

lania Plania

il

S

Seccion A-A

Seccion A-A Seccitn A-A"
Esliilo con pendicme Esuiti on purcad
" verde Eiriba can pared vertical
¥ et

Fuente: HEC-18. 1993
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FIGURA N°27
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Fuente: HEC-18. 1993
Ae = Area del flujo de la seccion de aguas arriba obstruida por los estribos [m2]
dsa = Altura de socavacion dsa = ds -y
y = Tirante en la seccion de estudio
Datos:

he =0,33m
Kf=0,82
K6 =1
L=3,87m
Fre = 0,88

ds=3,85m

dsa=1,30m

3.3.9.2 Método de Artamonov.

Este método permite determinar no solamente la profundidad de socavacién al pie de
estribos sino también al pie de espigones. Depende de los siguientes factores:

- Porcion del caudal que es interceptado por la estructura al meterse dentro de la
corriente Q1 0 Q2 (FIGURA N°28).
- Talud que tienen los lados del estribo (mH:1.0V).

- Angulo entre el eje longitudinal de la obra y la corriente (6).
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FIGURA N° 28

Interseccion del flujo por los estribos. Método de Artamonov.
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Fuente: Juérez Badillo, E. y Rico Rodriguez, A. (1992).

B

El presente método utiliza la siguiente expresion:
H; =K, *Ky, *K, *h
Donde:

Ht = Profundidad del agua al pie del estribo o espigdn medida desde la superficie libre de
la corriente.

Ky = Coeficiente que depende del angulo que forma el eje de la obra con la corriente.
TABLA N°27

Kq = Coeficiente que depende de la relacion entre el gasto tedrico interceptado por el
estribo Q1 0 Q2 y el caudal total Qd que escurre por la seccion transversal. TABLA N°28.
Km = Coeficiente que depende del talud que tienen los lados del estribo. TABLA N°29.

h = Tirante de agua en la zona cercana al espigdn o estribo antes de la socavacion.

TABLA N°27
Coeficiente de correccion K6.
e 20° 60° o0° 120° 150°
Ks 0.84 0.94 1.00 1.07 1.19

Fuente: Juarez B., E. y Rico R., A. (1992).
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TABLA N°28

Coeficiente de correccion KQ

0/0a | 01 10203 ][04 05[06][07]08
Ko 200 [ 265 | 3.22 | 3.45| 3.67 | 3.87 | 406 | 4.20
Fuente: Juarez B., E. y Rico R., A. (1992).
TABLA N°29
Coeficiente de correcciéon Km
Talud m 0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 3.0
K, 1.00 0.91 0.85 0.83 0.61 0.50
Fuente: Juarez B., E. y Rico R., A. (1992).
Datos:
Ko=1
KQ=0,6
Km =0,98
h=0,99m

Resumen de resultados:

Hr=3,75m

dsa=1,20m

METODO Socavacion general | Socavacion local en
(m) estribos (m)
Lacey 1,24 -
Froehlich - 1,30
Artamonov - 1,20
Socavacion adoptada 1,24 1,30

Conclusion:

En conclusion la altura total de socavacion es igual a la socavacion general mas la

socavacion local en los estribos. Por lo que tenemos una socavacion general de:

En consecuencia tendremos una profundidad medida desde el espejo de agua igual a:

Pero para el disefio de los estribos se tomara una profundidad de socavacion igual a 3,5 m que
medida desde el espejo de agua es igual a 6,05 m con una cota fundacion de 565,03 m.s.n.m.

Hsocavaciéon = 2,54 m

Profundidad = 5,09 m
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3.4 DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA.

3.4.1.- DISENO DEL BARANDADO (PEATONAL)
3.4.1.1.- Pasamanos de tubo galvanizado:
3.4.1.1.1.- Datos:

Materiales:
Tubode F°G°con@= 2.00 plg 6.50 cm diametro ext.
separacion entre postes= 2.00 m (luz del pasamanos)

Dimensiones del barandado

106 cm

15m

4em ™~
20 cm
6.5 cm
15cm
106 cm 6.5 cm 110 cm
15cm
6.5 cm
15cm
15cm
15cm S
10cm 10 cm
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3.4.1.1.2.- Cargas aplicadas en el Pasamanos

qpc(Peso Propio) apc + ApL(y) 4 Ppr

i
-

dPL(y) (carga viva)

Peao Propio

Opc = 10.00 kg/m

Cargas vivas

OQrey=  0.73  N/mm —  Op = 7449
OpLy) = 0.73 N/mm — OpLy)= 7449

peso aproximado de una persona
PPL(45°) = 890 N —_ PPL(45°) = 90.82

3.4.1.1.3.- Calculo de las solicitaciones

Resultante inclinada de fuerzas uniformemente distribuidas

OR =J[qu(y)J

Carga viva en centro luz

2

2
+{opLgg) | Ri= 11264 kg/m

Per= 90.82 kg/m

carga muerta uniformemente distribuida
Obc = 10.00 kg/m

3.4.1.1.4.- Solicitaciones de Diseno

Momento por carga viva

* 2 *
v SRS P M = 101,727 kg*m
PL 8 4
2

dne "L
MDC=% Mpc = 5  kg*m

90
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Mu =ZI.,25*I\/IDC +l75*|\/|PL My= 184.272 kg*m

3.4.1.1.5.- Verificacion en estados limites ultimos:
El limite altimo de fluencia del T°G® es: fyu= 3500
Factor de seguridad segun norma @)= 09
Resistencia admisible del T°G°® es: Sadm =0fy| oggm =
Caracteristicas de la seccion trasversal
D= 6.50
r 1 = 508
D r R 4 4 4
l | 1, I:a.(D —d J|_
y= 325
S odm = Mrels Y| wp Mres=adTmI Mes = 532.431 kg*m
MU < IVII’ES
184.27 < 532.431 cumple!!

3.4.1.2.- Postes de Hormigén Armado

34121.-

cargas de disefio

4em & 7]
~ O |@=——Pu

106.0 cm O 102.75 cm

Fp Profundidad del poste =

A

Seccion Critica e=

15.0 cm

L Xe
L

f—r—
10cm 10 cm

N
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Carga Muerta:

Yha = 2400 Kkg/m3  Peso especifico del H°A°

Andlisis de areas

N° Area i Aisi  [Peso
12 cm 1 1320 4 5280 | 38.016
+—t 2 440 |-5.3333|-2346.7 | 12.672
1 3 150 -5 -750 4.32
4 132.732 4 530.929 80
2042.73] 1.3287 | 2714.26| 135.008

Fuerza resultante del peso de barandas y postes
Fp= 135.01 kg

110 cm
Ubicacién de la fuerza:
Xc= 133 cm
. (2 % i} Como la resultante de las fuerzas por carga
15 cm \3)E&C muerta cae al lado derecho de la seccidn critica,
4 entonces el momento estard a nuestro favor; es
10 cm 10 cm por eso que no sera tomado en cuenta para ir
por el lado de la seguridad.
Carga Viva:

los postes de las barandas peatonales se deben disefiar para una sobrecarga concentrada
de disefio aplicada transversalmente en el centro de gravedad del elemento longitudinal

superior, con la siguiente expresion:

— *
PLL =890+0,73*L

PL.= 2350 N
P = 23955 kg
Brazo= 1.03 m

3.4.1.2.2.- Calculo de solicitaciones:

Momentos

Momento por Peso Propio: Mpc= 0.00 kg*m
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Momento por Carga Viva: Mp. = 246.14 kg*m
Cortantes

Cortante por Peso Propio: Vpc= 0.00 kg

cortante por Carga Viva Vp = 239.55 kg
3.4.1.2.3.- Solicitaciones de Disefio:

Momento Ultimo: Mu =J,25*MDC +175*M

PL

Mu = 430.74 kg*m

Cortante ultimo: Vu =J,25*VDC +175*V,

PL

Vu = 419.215 kg
3.4.1.2.4.- Cortante por Flexién:

Datos:

fc= 210 kg/cm?2 b= 1200 cm

fy= 4200 kg/cm2 h= 20.00 cm

Yha= 2400 kg/m3 Rec= 250 cm
Es= 2050000 kg/cm2 [d=h—Rec—¢/2|

d= 17.10 cm

Asumo:
¢ = 8 mm
a=d’{1— \/1—2,6144*'\"“2 4= 136 cm
fc*b*d

N *
Py :a];yc*(m cuantia balancaeada pp, = 0.0253

Prin =24TY|  cuantia miima Pmin = 0.0033

Pmax :0’75*% cuantia maxima Pmax = 0.0189
AS:O,SS*EM Area necesaria As = 0.6940 cm2
Amin=p . *b*d| Area minima Amin= 0.6840 cm2
Amax =pmax *P*d| 4rea maxima Amax = 3.8865 cm2
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@ N°FierroA® (cm2)
4

8 2 1.01

10 2 1.57

Usamos 2 @ 8 mm

3.4.1.2.5.- Disefio por Cortante:

Donde:

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
¢ = Factor de reduccion de resistencia.

Donde:
V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
Célculo de la Tension Cortante:

b= 0.9  para corte de Norma

_\Wu
Vu_q)*b*d Vy= 2270 kg/cm2

ve=053*Vfc| v.= 7.680 kg/cm2

Condiciones
1° Si Vu <£0,5 (Vc+Vs) No coloco armadura
2.27 < 3.84 CUMPLE
2° Si 0,5(Vc+Vs) < Vu < 1,0(Ve+VS) Coloco armadura minima
3.84 <Vu< 7.68 Verificar las demas condiciones
3° Sl Vu > 0,5(Vc+Vs) Coloco armadura necesaria
2.270 > 3.84 Verificar las demas condiciones

Como cumple la 1° condicion NO REQUIERE ARMADURA DE CORTE
Pero constructivamente asumimos armadura minima.-
2 @ 6mm As= 057 cm

como: vy <11.fc
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El espaciamiento maximo seré el menor de los siguientes valores:

Smax = Avmin*fy Smax=  56.55 cm < 60cm
35*b cumple
Smax :g Smax = 8.55 cm

Como para nuestro caso no se requiere ni la minima armadura transversal entonces
tomaremos un espaciamiento constructivo de 20 cm
armadura =
@ 6 mm C/20 cm
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3.4.2.- DISENO DE LA ACERA PEATONAL

3.4.2.1.- Predimensionamiento

Para el predimencionamiento de la acera peatonal se tomo las referencia del libro "EL
ARTE DE PROYECTAR EN ARQUITECTURA" de "Nuefert". Del mismo tomamos la
siguiente imagen:

FIGURA N° 29

Por ser un puente que esta ubicado en una zona
rural, donde la presencia de peatones es muy baja; se
disefiara una acera para gque pueda circular un peaton
con su bolso en una mano :

|Ancho= 080 m | S

Fuente: Nuefert
Para el disefio de la acera se tomara como losa en voladizo se le restara el ancho de la viga
de borde y se le sumara 20 cm que es utilizado por los postes para su empotramiento a la
losa.

| Ancho de disefio= 77.00 cm |

12 cm
4cm N
< o]
15 cm ®wo= 6.5 cm
AT
O
106 15cm
cm —~c
O
15cm
o
F 15¢cm S
i INE 5 ! 2cm
-l: 15cm g ” A
N A “]
15¢cm | e , $A \ 25 cm
- sl

L
71
20 cm T
77 cm
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Altura de la Acera

L
Para losa en Voladizo.- h 10| h= 7.70

Segun norma:
Espesor minimo para voladizo= 12.00 cm
Asumimos = 15.00 cm

3.4.2.2.- Cargas a considerar en el Disefio:

4cm N @ qQF q(LL)X

cm

Peso de los pasamanos =
Separacion entre postes =
Profundidad del poste =

@ ¢ tubo™
106 cm o
102.75cm
O s
Fp 5 :
S
2l
N 77 = N
* cm ‘
A—p—F
10cm 10 cm
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Carga muerta

la carga muerta esta compuesta por la carga del peso propio del barandado y el peso propio
de la acera.

FUERZA| Vol (m3)| yya (kg/m3) |Carga (kg)| Brazo (m) [ Momento (kg*m)
Fp Reacciones del barandado| 135.008 | 0.657 88.661
Fz Peso de Zdbcalo 36 0.62 22.320

P (acera)[ 0.1155 2400 277.2 0.385 106.722

TOTAL 217.703

Carga Viva:

1° Hipotesis.-
Considerando que s6lo hay peatones en la acera, es decir que no se subio la rueda del
camion.

El= 0 barandado (DCyPL) * 0 vereda (DCyPL) Acera con peatones
FUERZA Descripcion Carga (kg)| Brazo (m) | Momento (kg*m)
P Peso de una persona 90.724 0.62 56.249
Oy |Sobre carga del barandado|l 148.828 | 0.62 92.273
gx |Sobre carga del barandado| 148.828 1.10 164.083

TOTAL 312.605

Simultaneamente a la anterior se debe considerar la sobre carga de la acera debida a los
peatones.

Carga Peatonal (CP) = 0.0036 Mpa — 360  kg/m2

FUERZA]| Carga | Largo (m)|Ancho (m)| Brazo (m)|Momento (kg*m)
CP 360 1 0.57 0.285 58.482

2° Hipotesis.-
Considerando que el camion se sube a la acera con la rueda delantera:

E2 = q pc barandado (0c y L) + U rueda camién Acera sin peatones
Sobre carga vehicular (SD)= 17500 N — 1750 kg

Correspondiente al peso de una rueda del eje delantero del camion de Disefio HL-93.
La carga se ubica a una distancia de 30 cm de la cara del barandado
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FUERZA

Carga

Largo (m)

Ancho (m)

Brazo (m)

Momento (kg*m)

SD

1750

0.27

472.500

Como podemos ver el estado 2 es el que nos produce las mayores solicitaciones lo cual
hace que la acera sea disefiada en este estado.

3.4.2.3.- Calculo de Solicitaciones:

Momentos:
M pc = 217.703 kg*m Mp = 472500 kg*m
Cortantes:
V pc = 448.208 kg Vp = 1750 kg
3.4.2.4.- Solicitaciones de Disefo:
Calculo del momento ultimo:
MU =1,25.|\/|DC —l—l,75.|\/|PL Mu= 1099 kg*m
Calculo del cortante ultimo:
V, =125V 1,75.V,
u =12 Vpet1.75Vp Vu= 362276 kg

3.4.2.5.- Diseno de la Acera idealizada como losa en VVoladizo

La losa se calculara por metro de ancho.-

Datos
fc= 210 kg/lcm2 b= 100 cm
fy= 4200 kg/cm2 Rec = 25 cm
Es = 2050000 kg/cm2
d=h—Rec—9
h= 15 cm ec A
Asumo: @= 8 mm d= 121 cm
3.4.2.5.1.- Disefio por Flexion:
a=d*1- \/1—2,6144*\ Mu_ a= 0579 cm
f'c*b*d
s 085*Fc*b*a] _
—T Area necesaria As= 2462 cm2
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Armadura por retraccién de fraguado y Temperatura:

As;=00018*b*d|  As = 2178 cm2

Entonces usamos: As= 2462 cm2

@ | N°Fierros| A@ (cm2)

6 9 2.5447
8 5 2.51328
10 4 3.1416

Separacion entre fierros (S)

SZ* S= 25 cm
N°Fierros—1
As principal.- Usaremos @ 8 mm C/25 cm
As secundaria.- Usaremos @ 8 mm C/25 cm

3.4.2.5.2.- Verificacion a Corte:

Donde:

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
¢ = Factor de reduccion de resistencia.

Donde:
V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
Calculo de la Tension Cortante:
¢ = 0.9 paracorte de Norma

v - Vu Vy= 3.327 kg/cm2
U™ p*b*d

v —053*Jfc Ve=  7.680 kg/cm2
C_ )
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Condiciones

1° Si
2° Si
3° Sl

Vu <£0,5 (Vc+Vs)

3.33 < 3.84
0,5(Vc+Vs) < Vu £ 1,0(Vc+VS)
3.84 <Vusg 7.68

Vu > 0,5(Vc+Vs)
3.327 > 3.84

No coloco armadura

Verificar otas condiciones
Coloco armadura minima
Verificar las demas condiciones

Coloco armadura necesaria

CUMPLE

Como cumple la 1° condicion NO REQUIERE ARMADURA DE CORTE

3.4.3.- DISENO DE LA VIGA DE BORDE (BORDILLO)

3.4.3.1.- Cargas a considerar en el Disefio:

r(LL)y

4cm =
SO € Qb
Sobrecarga Vehicular
O
30 cm
106 cm O
o Sobrecarga de Disefio
Fp
t 75 Kn/m
et o e e et - G—
| 25cm
N A
Seccion Critica | Il 20 ‘
77cm cm T
Carga Muerta: 25cm |
=
La carga muerta esta compuesta por a carga del barandado, y el peso propio de la acera.
FUERZA | Vol (m3) Yua (kg/m3) | Carga (kg)| Brazo (m) [ Momento (kg*m)
Fp Reacciones del barandado| 135.008 | 0.782 105.537
Fz Peso de Zdbcalo 36 0.745 26.820
P (acera)| 0.1155 | 2400 277.2 0.510 141.372
TOTAL 273.729
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Carga Viva:

1° Hipotesis.-
Considerando que sélo hay peatones en la acera, es decir que no se subio la rueda del
camion.

E1 = q barandado (0c y PL) T O vereda (DC y PL) Acera con peatones
FUERZA Descripcion Carga (kg)| Brazo (m) | Momento (kg*m)
P Peso de una persona 90.724 0.745 67.589

Oy |Sobre carga del barandado|l 148.828 | 0.745 110.877
Ox |Sobre carga del barandado|l 148.828 | 1.278 190.128
TOTAL 368.594

Simultaneamente a la anterior se debe considerar la sobre carga de la acera debida a los
peatones.

Carga Peatonal (CP) = 0.0036 Mpa — 360  kg/m2

FUERZA | Carga | Largo (m)|Ancho (m)| Brazo (m)|Momento (kg*m)
CP 360 1 0.80 0.295 84.960

2° Hipotesis.-
Considerando que el camion se sube a la acera con la rueda delantera:

E2 = q pc barandado (0c y L) + U rueda camién Acera sin peatones
Sobre carga vehicular (SD)= 17500 N — 1750 kg

Correspondiente al peso de una rueda del eje delantero del camién de Disefio HL-93.
La carga se ubica a una distancia de 30 cm de la cara del barandado

FUERZA Carga | Largo (m)| Ancho (m)| Brazo (m) | Momento (kg*m)
SD 1750 - - 0.395 691.250

3° Hipotesis.-
Tambien debemos considerar la fuerza de choque horizontal del vehiculo:

Fuerzade choque= 7.5 Kn/m e 750  kg/m

FUERZA | Carga | Largo (m)|Ancho (m)| Brazo (m)|Momento (kg*m)
Choque 750 1 - 0.25 187.500
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Como podemos observar solo el estado 3 produce

cortantes por lo cual se tomara este

estado para el tomado en cuenta para flexion corte, en cuanto a momentos flextores el
estado 2 es el mas desfavorable, asi que este estado sera

3.4.3.2.- Calculo de Solicitaciones:

Momentos: M pc = 273.729 kg*m
Cortantes: Ve = 0 kg

3.4.3.3.- Solicitaciones de Disefo:

Célculo del momento ultimo:

MU =1,25.M

+1,75.M

DC PL

Célculo del cortante ultimo:

VU =1,25.V

+1,75.V,

DC PL

3.4.3.4.- Diseno de la Viga de Borde:

La losa se calculara por metro de ancho.-
Datos
fc= 210 kg/lcm2
fy= 4200 kg/cm2
Es = 2050000 kg/cm2
h= 45 cm
Asumo: @ = 10 mm

3.4.3.4.1.- Diserio por Flexién:

Mu
fexh*d?

a= d’{l— \/1— 2,6144*

_085*fc*b*a
fy

As Area necesaria

Mp = 691.250 kg*m
Vpe= 750 kg

Mu = 1551.85 kg*m

Vu= 13125 Kg

b= 100 cm

Rec = 2.5 cm
d=h—Rec—%

d= 42 cm

a= 0231 cm

As= 0980 cm2

Armadura por retraccién de fraguado vy Temperatura:

As, =0,0018*b*d

As;= 756 cm2

Entonces usamos: As= 7560 cm2

@ IN° FierrodA@ (cm2)

10 10 7.854

12 7 7.91683

16 4 0.0425
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Separacion entre fierros (S) S— b S = 16.66667 cm
N°Fierros—1
As principal.- Usaremos @ 12 mm C/15 cm

3.4.3.4.2.- Armadura Minima Longitudinal:

El momento por carga viva se calcula a partir de la siguiente expresion
IM max =01*PII*Lc]|

Donde:
PIl: Es la carga devido a la rueda delantera del camion de disefio.
Lc: Es la luz de calculo del bordillo: se consideran diafragmas uvicados a cada 7,2 m
Lc= 72 m
Mmax = 1260 kg*m
Solicitaciones de Disefio:

Célculo del momento ultimo:

MU =1,25.M

oc tL75Mp | Mu= 2547.16 kg*m

Disefio longitudinal de la Viga de Borde:

La losa se calculara por metro de ancho.-

Datos
fc= 210 kg/lcm2 b= 25 cm
fy= 4200 kg/cm2 Rec = 25 cm
Es = 2050000 kg/cm2 d=h—Rec—4%
h= 45 cm 2
Asumo: @ = 10 mm d= 42 cm

3.4.3.4.1.- Disefio por Flexién:

Mu
a=d*1- 1-26144*___ "~ _ _
{ J Fe*b*d2 a= 1538 cm
As— 085*fc*b™*a| Area necesaria As= 1.634 cm’
fy
_14 Cuantia minima -~ = 0.0033
pmin _W P min
Amin =P in *b*d| Area minima Ain= 3500 cm2
@ IN° FierrodA@ (cm2) As. Longitudinal.-
10 4 3.1416 Usamos 3 @ 12 mm
12] 3 ]339203]]
6 2 4.02125 |
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3.4.3.4.3.- Disefio por Cortante:

Donde:
Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.

¢ = Factor de reduccion de resistencia.

Donde:
V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
Célculo de la Tension Cortante:
¢ = 0.9 para corte de Norma

vy= VU | v,= 0347 kglem?
o*b*d

Ve =053*fc| Ve

7.680 kg/cm2

Condiciones
1° Si Vu<0,5 (Vc+Vs) No coloco armadura
0.35 < 3.84 CUMPLE
2° Si 0,5(VctVs) < Vu <1,0(VctVS) Coloco armadura minima
3.84 <Vu< 7.68 Verificar las demas condiciones
3° SI Vu>0,5(VctVs) Coloco armadura necesaria
0.347 > 3.84 Verificar las demas condiciones

Como cumple la 1° condicion NO REQUIERE ARMADURA DE CORTE; pero
constructivamente se puede asumir la armadura secundaria de la acera.

Resumen de armado:

ACERA
As principal.- Usaremos @ 8 mm C/25 cm
As secundaria.- Usaremos @ 8 mm C/25 cm
BORDILLO
As principal.- Usaremos @ 12 mm C/15 cm
As. Longitudinal.- Usamos 3 @ 12 mm
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3.4.4. DISENO DE LA LOSA DEL TABLERO DE HORMIGON ARMADO.

3.4.4.1.- Predimensionamieto:
N° de Carriles= 1.00
Ancho de la Calzada (W)= 4.00 m

1 1
025 0.3 1.8m
|
a | S | a |
v ! | |
080m 4.00m 080m
| |
L 1
’4'; 450m é

La altura de la losa de un tablero de hormigén armado debera ser mayor o igual que
17,5 cm.
Asumiendo una altura de losahf = 20.00 cm

De la formula que nos plantea la norma para losas continuas, podemos encontrar el
espaciamiento maximo que deben tener las vigas:

S+§’SOOS180mm Entonces; S< 3.00 m

Suponiendo que se usara 2 vigas y aplicando condiciones de estaticas tenemos:

| Ly | L, | Ly |
g | q | q |
R R A A A
_q
T R_§(2L1+L2) T
R R
Donde: L 2
2 qL1+72
M :h enelapoyo y L N centro luz
(_) 2 M :Riz_
+) 2 2
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para obtener espaciamientos adecuatos tenemos que hacer cumplir:

M, =M
H )
de donde obtenemos y de la grafica tenemos
2
L L 2L, +L, =45
2_ 2 |_ 2 1 v 2
Ll—(L2+2L1)7 L1+7 1 2
Resolviendo el sistema tenemos:
L1 = 0.9319 m
L= 2636 m
Entonces Asumimos una separacion entre vigas de:
asumido| 2.50 |m
L,=] 1.00 |m
\ 1.00m \ 2.50m , 1.00m \
| | | |
3.4.4.2.- Materiales:
f'.= 210 kg/cm2 fy= 4200 kg/cm2
Yo = 2400 kg/m3 Es = 2E+06 kg/cm2
Yer = 2200 kg/m3
Tamafio maximo del Agregado Grueso; D max-agregado =  2-00  cm

3.4.4.3.- Célculo de las Solicitaciones Maximas Transversales:

3.4.4.3.1.- Momentos y Cortantes por Cargas Vivas.-

Los momentos méaximos positivos se calculan en las secciones donde se produzca el
maximo al mover transversalmente la carga de carril.

La seccion de disefio para momentos negativos y esfuerzos de corte, en vigas de hormigon
prefabricadas en forma de Te o doble Te, se puede tomar a un tercio del ancho del ala,
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pero no mas de 380 mm, a partir del eje de apoyo.
AASHTO 2004 LRFD (4.6.2.1.6 Célculo de solicitaciones)

()Md y vd

1/3b=38cm

Para encontrar los momentos de disefio para la losa, se debe cargar el camion y no asi el
tandem. debe hacer correr el tren de cargas transversalmente con un carril cargado y con
dos carriles cargados y encontrar los maximos momentos positivos, negativos y los
esfuerzos de corte.

Losa Interior.- Se debe ubicar el camion de manera que ninguno de los centros de las
cargas de rueda este a menos de 0,6m a partir de la viga de borde (bordillo)

Momento Méaximo Positivo.-

Tomamos el peso de las Rueda del eje trasero del camidn por ser la mas desfavorable;
P= 725 KN

a) Con un camién cargado.- Debemos mover el camién en la luz de cada claro entre viga y viga tal
gue obtengamos la maxima solicitacion. Para lo cual me apoyo en la linea de influencia.

72.5 KN 72.5 KN
D 1.8m
1.00m | 250 m , 1.00m
v 7 \ |
- 450 m -
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ParaD 09 m Distancia a la que se

produce el (+M)

(+M) =| 3712 |kg*m | X= 270 m

Distancia a la que se

Mayorando por Impacto IM;  33% produce el (+M)

(+M) =| 3712 |kg*m | X= 270 m

Losa Exterior.- Se debe ubicar la rueda trasera del camion a 0,30m de la cara del borde.

Momento Maximo Negativo en la losa Exterior.-

0,73 N/mm + P
0,73 N/mm

0,30 m

0.0036 MPa  P'=72.5'KN

choque 7.5KN
|

o

I 25¢cm
_ }4, I
25 cm é(—)Md y vd

80 cm g

I L <
sl

Q

>

L 83 cm U’L

Como se trata de un puente que se encuentra en area rural, donde la circulacion de
peatones y de vehiculos es demasiado baja, entonces para el disefio del vuelo del tablero

no consideramos la actuacion simultanea de peatones y vehiculos.

1° Hipotesis
Consideramos la acera con peatones y el carril exterior vacio.

El= 0 barandado (DCyPL) -0 acera (DCy PL) Vereda con peatones
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Momento por sobrecarga peatonal.-

N° de Quistribuida | LONgitud Opuntual Brazo Momento
VeCes N/mm m kg m Kg*m

1 0.73 2 146 1.38 201.9618

1 P=890 N 89 1.38 123.1137

1 073 | 2 146 1.38 201.115

1 carga vereda 288 0.98 283.1904

TOTAL | 809.3809

2° Hipotesis
La rueda del camion estd a 0,30m de la cara del bordillo y la acera esta vacia.

E2 = 0 ryeda camisn Vereda sin peatones

Momento por carga de camion.-

N° de veces tipo de carga Gpuntuat Brazo Momento
kg m Kg*m
1 Rueda del camion 7250.00 0.28 2053.925
TOTAL | 2053.925
3° Hipotesis

La rueda del camion choca a la cara del bordillo y la acera esta vacia.
E3 = 0 chogue camion Vereda sin peatones

Momento por carga de camion.-

N° de veces tipo de carga Gpuntuat Brazo Momento
kg m Kg*m
1 Rueda del camion 750.00 0.35 262.5
TOTAL 262.5
MAXIMOS
| (-M)=| 2053.93 [ kg*m | | (V)=[7250.0]kg |

Mayoracion por impacto 33%

(-M)=] 273172 [kg*m (V) =] 9642.5 |kg
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3.4.4.3.2.- Momentos y Cortantes por Cargas Peso Propio.-

3.4.4.3.2.1.- Momento vy Cortante por peso propio de la losa:

Los esfuerzos por peso propio se calculan por metro de ancho:

OepLosa= 480  kg/m

450 m |
4 g peso propio de la losa ‘
crrr v rrrrrerrrrrrll
VAN VAN
Losa Interior Distancia a la que se produce
el (+M) por carga viva
|(+M) =[ 86.40 [kg*m | X= 270 m
Vuelo del Tablero Distancia a la que se produce
el (-M) por carga viva
I(- M) =[ 165.34 [kg*m | X= 083 m
| (V) =[398.40]kg | X= 083 m

4.3.2.2.- Momento y Cortante por peso propio de los accesorios:

0.80m | 4.00m ,0.80m |
q piite 0 acera ‘ ‘ Q acera ‘ Il

VI I m m I q capa rodadura
i\I/IHHIIHIWIIHIIHI:
AN VAN

p AcERA = 360.00 kg/m Espesor CR= 5.00 cm
ppposTE= 37.50 kg
Oppcr= 110.00 kg/m

Carga distribuida transversalmente por accesorios: 308.75 kg/m

Losa Interior Distancia a la que se produce
el (+M) por carga viva
[(+M) =| 55.58 [kg*m | X= 270 m

111



Vuelo del Tablero Distancia a la que se produce
el (-M) por carga viva
(- M) =] 106.34 |kg*m X= 083 m
(V) =[ 256.26 [kg X= 083 m

3.4.4.3.3.- Ancho de Faja Equivalente:

Fajas Interiores.-

Vuelo.- Evue|0:1140+0,833.X Evweo= 1.38 m

X= 028 m
Losa interior

=660+0,55.S

Eim) Eew= 204 m

3.4.4.3.4.- Resumen de Solicitaciones:
MOMENTOS Y CORTANTES POR CARGA VIVA:
Divididos por el ancho de faja.-

Vuelo del Tablero: Losa Interior:

(-M) =] 1985.28 [kg*m (+M) =|1824.08 |kg*m

(V) =[7007.69]kg

MOMENTOS Y CORTANTES POR PESO PROPIO DE LA LOSA:

Vuelo del Tablero: Losa Interior:

(-M) =] 165.34 |kg*m (+M) =[ 86.40 |kg*m

(V) =] 398.40]kg

MOMENTOS Y CORTANTES POR PESO PROPIO DE LOS ACCESORIOS:

Vuelo del Tablero: Losa Interior:

(-M) =] 106.34 |kg*m (+M) =[ 55.58 |kg*m

(V) =] 256.26 kg
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3.4.4.3.5.- Solicitaciones de Disefio:

El disefio se realizard con el criterio de RESISTENCIA | L.R.F.D.34.1

Mu=125.M DC +15.M DW +175.(M Tha M M M PL)

Vu =1’25'VDC +1,5.VDW +1,75.(VLL +VII\/I +VPL)

Vuelo del Tablero: Losa Interior:

(-M) =| 3840.42 [kg*m (+M) =| 3383.50 [kg*m

(V) =| 13145.8 [kg

] d:h—rec—é
3.4.4.4.- Disefio de la Losa: 2
DATOS:
b= 100.00 cm Asumo;
hf= 20.00 cm @i = 10 mm
recubinf= 250 cm Psup = 10 mm
recubsup= 2.50 cm fc= 210 kg/cm2
d; = 17.00 ¢m Es= 2E+06 kg/cm2
d,= 17.00 cm fy= 4200 kg/cm2
3.4.4.4.1.- Disefio por Flexion:
3.4.4.4.1.1.- Armadura Negativa.-
a=d*{1— \/1—2,6144*'\"“2 a= 147 cm
fc*b*d

R 0,003*E
szal;;:*(m(’%lmy Cuantia balanceada p,= 0.0214
— *
Pmax =0.75 Pp Cuantia maxima p,., = 0.0160
AS_0,85*f‘c*b*a )
- fy Area necesaria As= 6.25 cm2

|[Amin=0,0018*b*d| Areaminima  Amin= 3.06 cm2

Amax = *b*d| . -
[AmaX =prax | Areamaxima Amax = 27.27 cm2
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As Principal.-

o, —of Cx 0O003*Es
b~ %fy 0003*Es+fy

As

@ (mm)| N° Fierros | A@ (cm2) [Separacion Separacion=__P
R 13 653 769 N°Fierros
10 8 6.28 12.50
12 6 6.79 16.67
Minima separacion de la Armadura;
Smin> 3.80 cm
Smax<  0.45 cm ACI 318 10.5.4
Usamos @ 10 mm ¢/12,5 cm
3.4.4..4.1.2.- Armadura Positiva.-
a:d*{l— \/1—2,6144*'\"” a= 129 cm
fioxb*d2
Cuantia balanceada p,= 0.0214
Pmax =0’75*pb Cuantia maxima Pmax = 0.0160
*f rxh* .
085" c*b*a Area necesaria As= 547 cm2
fy
[Amin=0,0018*b*d| Area minima Amin=3.06 cm2
[Amax =ppyy *b*d]  Area méxima Amax = 27.27 cm2
Separacion=_. B
@ (mm)l_NO Eierras | A@ (cm?) [Separacion N°Fierros
10 7 5.50 14.29
12 5 5.65 20.00
8 11 5.53 9.09
Minima separacién de la Armadura; S,;,= 3.80 cm
S...< 045 cm ACI31810.5.4

As Principal.-

3.4.4.4.2.- Verificacion al Corte:

Donde:

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.

Vn = Resistencia nominal al cortante.
¢ = Factor de reduccion de resistencia.
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Vn=Vc+Vs
Donde:

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
Calculo de la Tension Cortante:
¢ = 0.9 para corte de Norma LRFD 5.5.4.2

W
VU_W v, = 8592 kg/cm2

Ve=083*ft| = 7,680 kg/cm2
Como Vu <Vc falla por corte Ver R.L.F.D.5.8.24
3.4.4.4.3.- Armadura de distribucion:

En la parte superior e inferior de la losa, se deberd disponer de armadura en direccion

secundaria; ésta armadura se deberé calcular como un porcentaje de la armadura principal
3840

dist /5

As <67%

ASgist = 3.6667 cm2

Armadura Minima.-

[Amin=0,0018*b*d] Amin= 3.06 cm2

@ (mm)l NO Eierraos | A@ (cm?2) |
10 5 3.93 20.00 Separacion= b
12 4 452 | 25.00 N°Fierros
8 8 4.02 12.50

Minima separacion de la Armadura; S.;,> 3.80 cm
S...< 045 cm ACI31810.5.4

As secundaria.- Usamos @ 10 mm ¢/20 cm

3.4.4.5.- Prescripciones del LRFD:

a) Minima separacion de la Armadura: LRFD 5.10.3.1

Para el hormigén colocado in situ, la distancia libre entre barras paralelas ubicadas en una
capa no debera ser menor que:

115



= 1,5.0

min = vat"illa|

Q @ @ Smir‘l = 1’5'@méx—agr‘egadn

L Smin AL AL Smin

Al Al
|Smin = 38 mm|
b) Detalle del Doblado: LRFD 5.11.2.4
dp
!
i
i
i
|
[— Seccidn 12dy,
critica
d
b |
!
i
i
—
dd o 4db | #10a#25
63 mm Min Bdp | #29, #32 y #36
Bdp| w3 yue7
Lan
Figura C5.11.2.4-1 — Detalles de las barras terminadas
en gancho para el anclaje de ganchos normales (ACT)

Restimen de armado:

As Principal.- (-) perpendicular al trafico Usamos @ 10 mm ¢/12,5 cm
As Principal.- (+) perpendicular al trafico Usamos @ 10 mm ¢/12,5 cm

As secundaria.-  paralela al trafico Usamos @ 10 mm ¢/20 cm

116



3.4.5.- DISENO DE DIAFRAGMAS:

Los diafragmas de un puente son vigas altas en relacion a su luz, lo que permite tratarlas
con gran rigidéz y como estdn apoyados en las vigas principales que son muy largas y
elasticas el apoyo de los diafragmas resulta elastico.

3.4.5.1.- Materiales:

fc= 210.00 kg/cm2
fy = 4200.00 kg/cm2
YHA = 2400.00 kg/m3
Es=  2050000.00 kg/cm2
Ec= 220268.93 kg/cm2
Tamafio maximo del Agregado Grueso; D max-agregado = 2.00  cm

3.4.5.2.- Dimensiones previas:

Longitud del Tramo, L 36.00
Espac. Entre Diafrag. 7.20
Separacion Vigas, S= 2.50
Ancho de Calzada, a= 4.00

3 3 3 3

7.20m

DIAFRAGMA INTERIOR

V7 \ V /
AN
\1 jl.SS m

2.50m

N—
N—
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Para la Carga HL - 93 se calcula los momentos buscando la situacion mas desfavorable:

Carga por rueda

72.50 KN

430 m

72.50 KN

17.50 KN

4.30m ‘

Vista Longitudinal

LINEA DE INFLUENCIA

R

Transversal

1.80m

250m

Una Faja

0.8 +
06 +
04 4
02 4

(
022

-0.4

El diafragma es perpendicular al sentido del trafico y en consecuencia es necesario calcular
previamente las reacciones de las filas de ruedas que corresponden a dos fajas de trafico,

buscando la situacion mas desfavorable con ayuda de las lineas de influencia
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Se célculo la situacién mas desfavorable , con lo que R:

| R= 10468 KN |

3.4.5.3.- Calculo de la reaccion en el diafragma Central:

REACCION POR CARGA VIVA:
10468 Kg 10468 Kg
1.80m

).%5 |
v v |

1.00 m & 250m = 1.00m

1 l

Rmax = 14655.47 Kg

REACCION POR PESO PROPIO:

La reaccion por peso propio se lo calculara en la misma distancia a la cuél esta ubicado el
momento m&ximo por carga viva:

b= 20.00 cm . . :
h= 15500 cm Dimensiones del Diafragma.
\ 2.50m \
| Goe= 74400 kg/m |
LLrr et rrrrrr il
Rmax = 1674.00 Kg X = 0 m

RESUMEN DE SOLICITACIONES:

R= 19492 kg
RDC: 1674 kg

SOLICITACION DE DISENO:

Ru=125.R ~ +175.R

DC LL Ru= 36203 Kg
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Por ser el diafragma una Viga de Gran Canto, debe ser disefiada con un par de fuerzas:

1.- Armadura para resistir tracciones:

recub = 2.50 cm
b= 20.00 cm
d= 15250 cm
S
Ru 0.6*S Ru 24 2.4
Donde:
Ty = Traccion tltima de disefio. (KQg) Ty= 15084.6 Kg

S = Espaciamiento ente apoyos (m)
Ry = Reaccion dltima en el apoyo (Kg)
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45 = Tu
A8 & As= 359 cm2
14 N
Poin = 7~ 0.0033 Cuantia Minima
¥
ALy = Poin- Pyl  Amin= 1017 cm2
@ (mm) |N° FierrodA@ (cm2)|
10 12 9.42
16 5 10,05
20 3 9.42
As. Principal.- Usamos 320 mm en ambos extremos del diafragma

Armadura de Distribucion:

d= 15250 cm
b,=  20.00 cm
El area de refuerzo para cortante perpendicular al refuerzo de traccién por flexion A, no
debe ser segin recomendacion de la norma ACI menor de:

A, =0,0025.b,.9

Donde: S< 30.00 cm
d
§< : S< 305 cm A,= 150 cm2
@ (mm) | N°Fierros | A@ (cm2/m)

8 5 251
10 2 1.57
25 10 49.09

As. Vertical.- Usamos @10 mm ¢/25cm en ambas caras.

El area de refuerzo para cortante paralelo al refuerzo de traccion por flexion, Ay, no debe st
menos de: |A; =00015b,,.8

Donde: S< 30 cm g

I
mil o
wm
IA
w
o
o1
)
3
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@ (mm) N Fierros | A®@ (cm2/m)
8 ) 2.51
8 2 1.01
29 10 49.09

As. Horizontal.-

Usamos @ 8 mm c¢/25¢cm en ambas caras.

Resumen de armado:

As. Principal.-

Usamos 320 mm en ambos extremos del diafragma

As. Vertical.-

Usamos @10 mm c/25cm en ambas cara (As distribucion)

As. Horizontal.-

Usamos @ 8 mm c/25cm en ambas caras (As distribucion)

122




3.4.6. DISENO DE VIGA PRETENSADA CON ARMADURAS POSTESAS

DATOS
Longitud total de la viga. L= 36
Ancho de Carril. Al = 4
Separacion de Vigas. S= 25
Vuelo del Tablero. a, = 1

Espesor de la Losa. hf= 20
Longitud del cajeado.  Lge= 90
Numero de Carriles. N = 1

3.4.6.1.- Predimensionamiento de las vigas:

3.4.6.1.1.- Peralte:
Secciones que plantea la norma AASHTO:

+—300—4
+—300—+
10.0
28.0
125
125
——400—+4 +——1450—4
TIPO | TIPO I
10 a 13 m. 12 a 15 m.
105.0 ‘
125
——s500— 7.5
-T 10.0
15.0
t-20.0-4 830
225
25
— e0——4 70.0
TIPO IV TIPO V
21 a0 30 m. 27 a 36 m.
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m
m
m
cm
cm
+—400——+4
18.0
1.0
48.0
19.0
18.0
60—+
TIPO
16 a 24 m.
+ 105.0 4

‘00—

TIPO VI
33 a 42 m.

b

~
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Estas secciones estan de acuerdo a la luz libre entre los apoyos, el puente en estudio consta de
la siguiente longitud:

AN VAN
C? L= 36m

A

En este caso utilizamos la seccion "Tipo VI'™:
Ademas sabemos que para hormigon pretensado la altura recomendable para el predimensionamien
de vigas es:

h =% h= 212 m
h _ L h= 164 m
22
H=0,045*L h= 162 m Segun LRFD 2.5.2.6.3-1

Finalmente utilizamos la altura mas adecuada despues de varias iteraciones de calculo

|  h= 200 m |
3.4.6.1.2.- Seccidn en apoyos:

h= 200 m Del predimensionamiento de vigas
h= 200 m Adoptado para la seccion en apoyos.
h/2= 100 m Longitud de transicion.
h/2= 100 m Adoptado para la transicion.
45 cm
| ~h-200m ~h-1.00m
Entonces | Lc= 351 m |
3.4.6.2.- Materiales:
LOSA VIGA
fo= 210 kg/cm2 fo= 350 kg/cm2
Yhe= 2400 Kkg/m3 fy= 4200 kg/cm2
Yecr= 2200 kg/m3 Es= 2E+06 kg/cm2
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3.4.6.3.- Idealizacién de la Seccion:

1.00 1.00

1 -~ f - f

K L I
O
CENTRO LUZ APOYOS 0.50
1.30 )
O
b s B
8 % 0.50 0.13
I - iy
R . —

3.4.6.4.- Célculo del ancho del Ala Efectivo:

Para vigas interiores el ancho del ala efectivo se puede tomar como el menor valor entre:

1.- Un cuarto de la longitud de tramo efectiva.
bef= 878 m

2.- 12,0 veces el espesor promedio de la losa, mas el ancho del alma o el semiancho del ala

superior de la viga, cualquiera sea el valor que resulte mayor.
bef= 260 m

3.- La separacion promedio de las vigas adyacentes.
bef= 250 m

Finalmente tomamos el menor valor:
[ bef= 250 m |

2.50 m

-

hf= 20

2.00 m
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3.4.6.5.- Seccion Homogenizada:

b= 250 m
Madulo de elasticidad del Hormigon.
EC Losa = 218820 kg/cm2

Ec=15100*,/fC
ECvica = 282495 kg/cm?2

E n= 077

1= CLOSA
EC\iGA
bf= 1.94 m |

bf=n*b I

bef= 250 m
| bf= 194 m

2.00 m

3.4.6.6.- Propiedades Geométricas de la Seccién:

t=0 Vigaen laPista (seccion simple) I=x Viga en el Puente (Seccién
Homogenizada, compuesta)

eo= 0.6851 m €oo= 1.3237 m

C20= 0.9651 m C200= 1.4237 m

Clo= 10349 m Cloo= 0.7763 m

Ao= 0.9175 m2 Aco= 1.1925 m2

lo= 0.4325 m4 Joo= 0.7623 m4
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3.4.6.7.- Cargas:
3.4.6.7.1.- Losa:

| 450 m
\q ppLosa= 480  kg/m Peso Propio de la losa

- -

JAN AN

Rext= 1080 (kg/m)
Mexr = 166321 (kg*m)
Vexr = 17874 (kg)

3.4.6.7.2.- Accesorios:

| 0.8m | 4.00m | 0.80m |

I —— Qacc= 308.75 Kg/m 10 acera

bosd | | | 0 capa rodadura I—I—I—I—IJ/poste

C— Tt —
VAN VAN

Rexr = 694.688 (kg/m)
Mexr = 106983 (kg*m)
Vexr = 11497 (kg)

3.4.6.7.3.- Peso propio de la Viga:

Seccion Apoyos = 1.13 m2
Oppviga = 2202 kg/m

Opp apoyos Opp apoyos = 2712 kg/ m Opp apoyos

qpp viga

¥ Lc=35.10 m .
MEXT = 340769 (kg*m)
Vexr = 39946 (Kg)

127



3.4.6.7.4.- Carga Viva:
Para la carga viva el analisis es trasversal y longitudinal debido a que es de dos vigas

P P
05 05 | 18 |
]

®
AN

‘ 1 F 2.50 ‘ 1 ‘
| | |
Donde:
R R = K*P
z M(A) =0
R* 250 = p * 0.85 + P * 265
K=R/P
K= 14

CAMION.-
Ubicacion del camidn para encontrar el maximo momento ademas de afectar K a la carga por
RUEDA (P) del tren de cargas:

P1=25KN P2=102 KN P3 =102 KN

43m 3m
g carril = 7.1 N/mm

ﬁ&;qu 0.73m
K Lc=35.10m v

|
! Centro Luz

Ubicacidn del camion para encontrar el cortante:

P3 =102 KN P2 =102 KN P1=25KN

—4.3m
g carril = 7.1 N/mm

ALLMMMMMMMLMMMLMHM

h/2=1.00 m
AV Lc=3510m ﬂv
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TANDEM.-
Ubicacion del tAndem para encontrar el momento tambien afectado por K a la carga por

RUEDA (P):

12m
P1=77 KN P2 ¥ 77 KN
0.3m 0.9m
g carril = 7.1 N/mm
0
Al
I
B
| Lc=35.10m

I
: Centro Luz

Ubicacidn del tandem para encontrar el cortante:

1.2m
It

p1=77kN | P2=77KN

g carril = 7.1 N/mm

ALLMLLLLLLMMLMLMMMMM

N

h/2=1.00m

K Lc=3510m
Mg carrit &) = 111459 kg*m Vicarilg) = 11978 kg
Mq camion (A) = 176233 kg*m Vq camion (A) = 10965 kg
Mqténdem (A) = 133083 kg*m Vq tandem (B) = 7581 kg

Incremento por Impacto.- 33%

Mq carril = 111459 kg*m Vq carril = 11978 kg
Mg camisn = 234390 kg*m Vg camion = 14583 kg
Mg tangem = 177000 kg*m Vi tngem = 10082 kg

Mpex= 345848 kg*m Vi = 26561 kg
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RESUMEN DE MOMENTOS Y CORTANTES TOTALES:

Peso de la Losa.-

Mexr = 166321 (kg*m)
Vexr = 17874 (kg)

Accesorios.-
Mexr = 106983 (kg*m)
Vexr = 11497 (kg)
Vigas.-
Mext = 340769 (kg*m)
Vext = 39946 (kg)
Carga Viva.-

Mexr = 345848 (kg*m)
Vext = 26561 (kg)
3.4.6.8.- Requerimiento de Servicio:

ESTADO LIMITE DE SERVICIO |:

M, =My +My, +M; +M, + M, +0,30x M, + M,

My.exr = 959921 (kg*m)

3.4.6.8.1.- Verificacion del Médulo de seccidn:

DATOS
fou= 270 Kkib/plg2 18980 Kg/cm2
n= 0.82
yhorm 2400 kg/m3
Es= 2000000 kg/cm”2
EC= 300000 kg/cm”2
Mo = 340769 kg*m  Peso propio de Vigas.
Md = 273304 kg*m  Peso del Tablero (Losa + Accesorios).
ML = 345848 kg*m  Carga Viva.

Mt =Mo+Md+ML|
Mt = 959921.3317  kg*m
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fci—o7*fc| fci= 245 Kg/cm2 Resistencia del concreto al momento de la
trasferencia

T=0

Esfuerzo permisible inmediatamente después de la transferencia.

fibra superior tensién fibra inferior compresion
fti=0.8,/fci| kg/lcm2 fci=0.6*fci| kg/cm2
fti = 12.52 kg/cm2 fci = 147 kg/cm2
fti=  125219.81  kg/m2 fci= -1470000 kg/m2
T=o0

Esfuerzo permisible bajo carga de servicio, después de todas las pérdidas.

fibra superior compresion fibra inferior tension
fcs=0.45* f | kg/cm2 fts=1.16*,/f ¢ | kglcm2
fcs = 157.5 kg/cm2 fts = 29.93 kg/cm2
fcs = -1575000  kg/m2 fts = 299332.59 kg/m2
R="8l R= o082
Po

s > @-R)*Mo+Md+Mi
1= R, ~fos S;= 041 m3

s > (—R)*Mo+Md+Mi
2 fio ~R*F S,= 045 m3

Svica 2 Sip
Superior .- 098 041 Ok
Inferior .- 054 045 Ok

3.4.6.8.2.- Céalculo de la Fuerza de Pretensado:

Recubrimiento minimo = 10.00 cm

Datos
eo= 0.6851 m €oo= 1.3237 m
C20= 0.9651 m C200= 1.4237 m
Clo= 1.0349 m Cloo= 0.7763 m
Ao= 0.9175 m2 Aco= 1.1925 m2
lo= 0.4325 m4 Too= 0.7623 m4
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fibra superior tension fibra inferior compresion
Hi + Mo *C,, — fci+ Moloczo
lo Po<
Po < eo *C,, 1 eO*Czo_'_i
Po < 1712257 kg Po < 851757 kg
T=o0
fibra superior compresion fibra inferior tension
* *
fcs+LtI C. - fts+LtI Co
> © > 0
o 1 T e, T
7 loo Aco g loo Aco
Po > -1430155 kg Po > 550111 kg

CONJUNTO SOLUCION
—143(|)_1§5 550111 85£57 24E_+‘06
— 7 '

NUMERO DE TORONES

v

fou=G 270 Kklb/plg2 18980 Kg/cm2
Atoron: 1.4 cm2  para@0,6" (del fabricante)

Fuerza por toron = A0 *0,74*fpu
Fuerza por toron = 19663 kg

550111 <N°< 851757
19663 19663

28 <N°< 44
Coloco 3 vainas de 12 torones c/u

N° TORONES = 36 Atotal= 504 cm2

Po FINAL
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Po=N OTORONES*O'74* fou™ ATORON

Po= 707878 Kg

550111 <Po< 851757
Esfuerzo final en le cable

Po 7079 ton 0.7400 de fpu 14046 kg/cm2
Po 707900 kg

fibra superior tension fibra inferior compresion
P Mo*C,, . Po*eo*Cy, Po . Mo*C,, Po*e0o*C, Po
" lo lo N lo Ao
fo, = -426516 kg fe, = -1E+06 kg
T=o0
fibra superior compresion fibra inferior tension
(o MEC, pPotestC, ol [ MEC, pPotes’C, p*Po
[o0 [o0 Ao || 2 o o Ao
f , = -681843 kg f_, =-129034 kg

COMPROBACION

f, < fti fo, 2 fei

## < 125220 ok -IE+06 > -1E+06 ok
f 2 fcs f,<fts

# > -2E+06 ok -129034 < 299333 ok
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3.4.6.8.3.- Calculo de Excentricidades:

Cuando x = Lc/2 Entonces
fibra superior tension

Mox =
fibra inferior compresion

340769 kg*m

fti*lo lo Mox fci*lo lo Mox
ex < + + ex < — - +
Po*C, C,*Ao Po Po*C,, C,*Ao Po
ex < 1.0108 m ex < 0.9236 m
Cuando x =0y L Entonces Mox = 0 kg*m
fibra superior tension fibra inferior compresion
fti*lo lo Mox fci*lo lo Mox
ex < * + * + __PO*C _C *A0+ Po
Po*C, C,*Ao0 Po 20 20
ex < 0.5294 m ex < 0.4422 m
T= w0
Cuando x = Lc/2 Entonces Mtx = 959921 kg*m
fibra superior compresion fibra inferior tension
* *
ox > ICS *Ioo N I:O N h:ltX ox > fts* loo s oo . Mtx
n*Po*C,, C,*Ax n*Po n*Po*C,, C, *Ax n*Po
ex > -0.1872 m ex > 0.9286 m
Cuando x =0y L Entonces Mtx = 0 kg*m
fibra superior compresion fibra inferior tension
fcs * loo loo Mtx fts* loo [0 Mtx
> + + ex 22— + +
n*Po*C, C,*Ax n*Po n*Po*C,, C, *Ax n*Po
ex > -1.8409 m ex > -0.7251 m
RESUMEN
>ex|1 <ex3 <ex4
X y X y X y
0 -0.5294 0 2.2995 0 1.1837
18 |[-1.0108 18 [0.6458| 18 |-0.4699
36 |-0.5294 36 |22995| 36 |[1.1837
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3.4.6.8.4.- Definicion de la trayectoria de los cables:

Para definir la trayectoria de los cables, primero debemos posicionar los bloques
de anclaje:
Ubicacion de Bloques de Anclaje:

Suponiendo que se usard el anclaje tipo 12 MTC (0,6"), de PROTENDE las
dimensiones son las siguientes: 3

0.80

Ecuaciones de las Trayectorias.-

Para realizar el calculo de la ecuacion es importante hacer notar que nuestro eje de
cordenadas tiene como origen el centroide de la seccién al lado izquierdo de la viga.

Con los datos de las excentricidades graficamos las curvas donde nuestros conjunto
solucidn esta entre las curvas centrales.
Y la viga esta representada con las lineas rectas negras.

2.5

2

1.5

0.5 -
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Coordenadas de las Vainas

136

Distan | Vaina Al vaina B[ vaina C| cable
0 0.75 0.3 -0.15 0.3
18 -0.540 | -0.720 | -0.9 | -0.720
36 0.75 0.3 -0.15 0.3
Ec. Vaina A
0.75 = 0 A+ 0 B +C
-0.54 = 324 A + 18 B +C
0.75 = 1296 A + 36 B +C
Solucion A 0000 J = AXC 1 Bric
B = -0.1433 0.004 x2 + -0.1433 x + 0.75
C= 0.75
Ec.VainaB Y CABLE
0.3 = 0 A+ 0 B +C
-0.72 324 A + 18 B +C
0.3 = 1296 A + 36 B +C
Solucion .
A= 0.0031 y=AX"+Bx+cC
B=-0.1133 [ 00031 x2 + -011 x +03 |
C= 03
Ec. VainaC
-0.15 = 0 A+ 0 B +C
-0.9 324 A + 18 B +C
-0.15 = 1296 A + 36 B +C
Solucion .
A= 0.0023 y=AX"+Bx+cC
B = -0.0833 | 0.0023 x?2 -0.0833 x --0.15 |
C= -0.15
15 ¢ vaina A A Vaina B ® vainaC
1 /-
0.5 -
0 +\\|\ L B B R /|/ }
-1
1.5 |
0 5 10 15 20 25 30 35



COORDENADAS DE LOS CABLES

PARA VAINA B

PARA VAINA A Y CABLE PARA VAINA C
X Y X Y X Y
0 0.75 0 0.30 0 -0.15
1 0.61 1 0.19 1 -0.23
2 0.48 2 0.09 2 -0.31
3 0.36 3 -0.01 3 -0.38
4 0.24 4 -0.10 4 -0.45
o) 0.13 o) -0.19 S -0.51
6 0.03 6 -0.27 6 -0.57
7 -0.06 7 -0.34 Il -0.62
8 -0.14 8 -0.41 8 -0.67
9 -0.22 9 -0.47 9 -0.71
10 -0.29 10 -0.52 10 -0.75
11 -0.34 11 -0.57 11 -0.79
12 -0.40 12 -0.61 12 -0.82
13 -0.44 13 -0.64 13 -0.84
14 -0.48 14 -0.67 14 -0.86
15 -0.50 15 -0.69 15 -0.88
16 -0.52 16 -0.71 16 -0.89
17 -0.54 17 -0.72 17 -0.90
18 -0.54 18 -0.72 18 -0.90
19 -0.54 19 -0.72 19 -0.90
20 -0.52 20 -0.71 20 -0.89
21 -0.50 21 -0.69 21 -0.88
22 -0.48 22 -0.67 22 -0.86
23 -0.44 23 -0.64 23 -0.84
24 -0.40 24 -0.61 24 -0.82
25 -0.34 25 -0.57 25 -0.79
26 -0.29 26 -0.52 26 -0.75
27 -0.22 27 -0.47 27 -0.71
28 -0.14 28 -0.41 28 -0.67
29 -0.06 29 -0.34 29 -0.62
30 0.03 30 -0.27 30 -0.57
31 0.13 31 -0.19 31 -0.51
32 0.24 32 -0.10 32 -0.45
33 0.36 33 -0.01 33 -0.38
34 0.48 34 0.09 34 -0.31
35 0.61 35 0.19 35 -0.23
36 0.75 36 0.30 36 -0.15
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3.4.6.8.5.- ESTIMACION DE LAS PERDIDAS DE PRETENSADO

Datos de disefio :

Cl=Ys= 1035 m
C2=Yi= 0965 m
Ac= 0918 m?
Ap= 50400 cm?
= 0433 m*
k= 6.6E-07 1/m
pn= 0.2

Pérdida por Friccion. Segun ACI
Calculo del angulo entre tangentes (a):

Vaina A
y= 0.004 X2 +
y = 0.007963 x +
Vaina B'Y CABLE
y= 0.003 X2 +
y = 0.006296 x +
Vaina C
y= 10,002 x? +
y = 0.00463 x +

HALLAMOS LOS ANGULOS

Po = 707900.00 Kg

Ppj = |707878.08|Kg
App=| 5040 |cm?
o p =| 14045.20 |Kg/cm?

TENDON A
yB

Coeficiente de friccion por desviacion de la vaina
Coeficiente de Fricciénpor desviacion intensionada.

-0.143
-0.143

-0.113
-0.113

-0.083
-0.083

X +
X +
X +

0.750

0.300

-0.150

a = esta variable esta dada en radianes con respecto a la horizontal

X Vaina A | Vaina B | Vaina C |verificar sik*x + p*a < 0.3

9 0.0712 | 0.0416 | 0.0564 X VainaA | VainaB| VainaC

18 0.1424 | 0.0831 | 0.1129 9 0.0142 0.0083 0.0113

27 0.2135 | 0.1247 | 0.1693 18 0.0285 0.0166 0.0226

36 0.2847 | 0.1663 | 0.2257 27 0.0427 0.0250 0.0339
18.621 — P,.. la fuerza en los tendones de 36 0.0570 0.0333 0.0452

postensado a una distancia £, del extramo donde se
aplica la fuerza dsl gato, debe calcularse por medio de:

(18-1)

f u Al

—[ K4 e ikpa
P _P [ L )
T w’e

Cuendo (K2, +pe,, | no es mayor que 0.3, P, puede

calcularse por medio de:

P =Py (14 Kty 1 )

-1

118-2)

Entonces viendo que la mayoria cumple, utilizaremos las siguiente ecuacion de la norma

ACI-318

—|\KE et
S
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Hallamos los Ppx para cada tramo en los diferentes cables:

Determinamos los es
los diferentes cables:

X Vaina A | VainaB | VainaC
9 697867.7|702012.9| 699930.3
18 687998.91696196.4| 692071.8
27 678269.7| 690428 | 684301.5
36 668678 | 684707.4| 676618.4

fuerzos finales después de la pérdida por friccion en cada tramo en

X Esfuerzos despues de friccion Perdidas por Friccion en %
9 13846.58  13928.83 [ 13887.51| 1.41% 0.83% 1.12%
18 13650.77(13813.42| 13731.58| 2.81% 1.65% 2.23%
27 13457.73]13698.97 [ 13577.41| 4.18% 2.47% 3.33%
36 13267.42|13585.46| 13424.97| 5.54% 3.27% 4.42%
estos esfuerzos estan en unidades de (Kg/cm?)
Pérdida por Friccion. Segun AASHTO Apr =fpj[1_e_(kx+“°‘)

X Vaina A | VainaB | VainaC

9 198.6183 | 116.3722 | 157.6941

18 394.4279]231.7801| 313.6177

27 587.4685 | 346.2319| 467.7906

36 777.7792] 459.7353| 620.2325

Determinamos el % de los esfuerzos finales después de la pérdida por friccion en cada

tramos en los diferentes cables:

X Perdidas por Friccion en %
9 1.41% | 0.83% 1.12%
18 2.81% 1.65% | 2.23%
27 418% | 2.47% | 3.33%
36 554% | 3.27% | 4.42%
Perdida por deslizamiento de cufias Afs =fI*Es
c
Donde:
Al = hundimiento de los anclajes
Al = 0.6 cm Valor de deslizamiento recomendado para anclajes Tipo P
I'= 1800 cm Longitud de un extremo al eje de simetria de la viga
I= 3600 cm Longitud de la Viga
Es= 1950000 kg/cm?  Mddulo de elasticidad del acero de presfuerzo
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Por lo tanto rez?sr)lazando

= 325 kg/cm? :  231%

Calculo de la longitud que afecta el desplazamiento de Cufias

tano = PO_PX:AdeS% x—_ AI*Es
C x 4*Po—Px]
Entonces obtenemos: x = 25.03914 cm.

Verificacion por el método de Alfonso Subieta O.
Se analizard el efecto que produce el deslizamiento cuando se tesa de un solo lado:

Primer Caso Cuando:
AX * Es = |'
X=_ [——
tf

Donde: x = Distancia desde el anclaje hasta donde llega el efecto del hundimientc
tf = Pérdidas de esfuerzo por friccion kg/cm?
tf = 231.78 kg/cm?
Entonces: Como se puede observar
X =3014.332 cm Se deduce que las pérdidas)bo? péﬁetracién de cufias

si afecta la pérdida por friccion en el centro luz

Por lo tanto como se encuentra dentro el segundo caso se tiene que
th — 2Ax* Es

—2*tf

th = Pérdida de esfuerzo en el cable tesado por hundimiento del anclaje
Obteniéndose:
th = 312.7311 kg/cm?
La pérdida por deslizamiento de cufias sera: Pérdida = 2.23%

Pérdida por Acortamiento Elastico

Segun Norma ACI Pi=A* Po
A=0.9 Pi=tension en el acero de pretensado inmediatamente antes de la transferencia

como se especifica en el Libro de Estructuras de Concreto Presforzado de Arthur Nilson
que es adecuado estimar mas o menos el 10 % menor que el Po

= 047 Lc=36m e=0.87m
Pi = 637110.00  Kg. (- _P(m} Moxe
Mo = 340768.89 Kg*m AL T Ie
fcs = -1115183.32 kg/m? -111.5 kg/cm?
n, = % = 6.86 Ep= 1950000 kg/cm?
¢ Ec = 284365.96 kg/cm?
n = NZ e =229 N = 3 namero de tendones
Af, =n*f, = 2549071 kg/cm? = 1.81%
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Pérdida por Acortamiento Elastico del Concreto Segun la norma
AASHTO LFRD-2004

En los elementos postesados, a excepcion de los sistemas de losa, la pérdida por
acortamiento el&stico se puede tomar como:

P oN E VR

[=1

Donde:

N = Numero de tendones de pretensado identicos
fcgp = Sumatoria de las tensiones del hormigén en el centro de gravedad de los tendones

de pretensado debidas a la fuerza de pretensado después del tesado y al peso propio del
elemento en las secciones de maximo momento (MPa)
TABLA N° 30 Limites de tension para cables

Tipo de teadén

Caliles alovnadus de
tensiones v bareas lises de | Cables de baja | Bamas de alto seststencis
Condic i alia sesistencs relsjacifa conformadas

Puslesady

Amtes del acufiamiento, 58 pueds parmitir £ a cono plazo 0901, 0907, 0507,

En anclajes v acoplamientos mmediaramente dacpués del
arniamientn de Ins anclajes 070 0707 0,70/

(ot At Afd)

En el exlreme de Ja 2o de pérduda po ssentumento

mmediztamente después del acudamicnto del anelaje 0701, 074 [, 0,70,

(o Mgz M)

I'n estado limite: de servicin despoes de las perdidas . N .
80, 080, 080,

I
el

Fuente: Norma AASHTO
Segun las recomendaciones que se tiene decimos que un hormigon es tesado cuando

alcanza entre el 70 - 80 % de su esfuerzo caracteristicos F'ck

Asumimos que nuestro H° tiene el 70 % de su F'ck, que se obtiene a los 7 dias de su

hormigonado
A =0.9 Po = tension en el acero de pretensado

Pi=L*Po inmediatamente antes de la transfer. como se esp. en la

Pi= 637110 Kg. Norma AASHTO LFRD-2004 en la Tabla 5.9.3-1
Mo = 340768.89 Kg*m P=le . 0.471404 m? Lc=  36.0m
. e= 09m

fcgp = 102.42 Kkg/cm?
Ep= 2000000 kg/cm?

fgp= 11 P17 MO" = 1094238 36 kg Ec= 237917.63 kg/cm?
N = 3 numero de tendones
N 1L,
M‘.Rs= _J(.:Ep
N L = 287.00 kg/cm?z = 2.04%
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Pérdida por Fluencia Lenta del Hormigon

Segun la ACI Kcr = 1.6 paraelementos postensados
foas = Meas - €/ g Es= 1950000 kg/cm?
qd= 240 Kkg/m. Ec= 284366 kg/cm?

Mcds = 38880 kg*m. Mcds = Momento debido a cargas permanentes
feas = 77764.55 kg/m?2 e= 0.8651 m. exentricidad
fgs= 7.776  kglcm? Ig= 0.4325 m* Inercia

Es/lEc= 6.857 fcds = Tension debido a cargas permanentes

fcir=102.424 kg/cm? fcir = Tension debido a cargas iniciales

CR = Ker * £5*(feir - feds)
Ec

CR 1038.4500 kg/cmz = 7.39%

Segun la AASHTO Ay = 12,0 fogp = 7.0 Afogp > 0
fcgp = Tension del hormigon en el centro de gravedad del acero de pretensado en el

momento de la transferencia
Afedp = Variacion de la tensién en el hormigon en el centro de gravedad del acero de

pretensado debida a las cargas permanentes, a excepcion de la carga que actda en el
momento que se aplica la fuerza de pretensado. Los valores de Afedp se deberian calcular
en la misma seccion o secciones para las cuales se calcula fcgp

fcgp = 102.42 kg/cm?
Afcdp=  7.78 kg/cm?
Afpcr = 1174.651 kg/cm?  :  8.36%

Perdida por Contraccion del Hormigon

Segun la ACI TABLA N° 31 Valores de Ksh
5 { VY Tiempo, dias” 1 3 5 7 10 20 . 30 80
SH=82=x10"K4GE,|1-0.06— J{IOO—RJI)
\ S Kzh 082 085|080 (077 073 084 053|045
Ag = 0.918 Perimetro 6.53 m *Tiempo entre el final del curado himede y la aplicacién del pretensado.
RH = 75 En Tarija Fuente: Norma AASHTO

RH = Humedad relativa ambiente media alrededor del elemento de hormigén
VIS = Relacién volumen-superficie; generalmente se toma como el area bruta de la
seccidn transversal del elemento de hormigoén dividida por su perimetro.

VIS = A,/ Perimetro= (.1405

Es= 1950000 kg/cm?
Ksh=  0.77

SH= 305.213 kg/cm? : 2.17%
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Segun la AASHTO Afysz = (93 — 0.85H) (MPa)

H = humedad relativa ambiente anual media (porcentaje)
H= 75 En Tarija

Afpse = 29.25 Mpa : 298.267 kg/lcm? = 2.12%

Pérdida por Relajacion de los cables RE = [K“_ —J(SH+CR+ES )]C
Segun la ACI

donde los valores de Kre , J y C se toman de las Tablas 32 y 33

TABLA N° 32 Valores de Kre y J TABLA N° 33 Valeres de C
Tipo de cable ] Kie (pai) o 1 Cerdén o slambre aliviedo | Berra sliviada de lensiones, © corddn o cable
Cardén o alambre aliviado de tensiones Grade 270 | 20.000 0,15 L 8 Ao ! S8 bo e
Cordén o alambra aliviado de tensicnes Grada 250 1B.500 0,14 2 :: YTy t :2;
Alambre sliviadc de tensiones Grado 240 6 235 17.800 0,13 T = 1 FIEE
Lardon ds baig relsiacion Crade 270 =000 2.040 o 27 i 0.60
Alambre de baja relajacion Grado 250 4630 0,037 - 072 e T 085
Alambre de baja relajacién Grado 240 & 236 4400 0,036 o7 e T 080
Barra aliviada de tensiones Gradoe 146 & 160 6000 0,06 o 00 | o7
Fuente : Norma AASHTO

SH=305.213 kg/cm? Kre= 351.535 kg/cm?

CR = 1038.450 kg/cm? J=0.040

ES= 254.907 kg/cm? C= 0.950

RE = 273.212 kg/lcm? : 1.95%

Seglin la AASHTO 1°g(24-0f)[£_0 55} 7,
e 4.0 |1, = *

t = tiempo estimado entre el tesado y la transferencia (dias)
fpj = tension inicial en el tendon al final del tesado
fpy = tensién de fluencia especificada del acero de pretensado
fpj = 13245.78 kg/cm?
fpy = 17082.00 kg/cm?

t= 7 28 365 730 1095 1460 1825

A= kgem?  166.11  211.06 29430  316.77 32991  339.24 346.48
A oy = 1.18% 1.50% 2.10% 2.26% 2.35% 2.42% 2.47%
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Resumen de las pérdidas por las 2 normas

ACl |AASHTO
Friccion 3.27% 3.27%

Acufiamiento 2.31% 2.31%
\cortamiento Elastico 1.81% 2.04%
Fluencia Lenta 7.39% 8.36%
Contraccion del Hormigon 2.17% 2.12%
Relajacion de los Cables 1.95% 2.47%
18.91% 20.58%

Asumimos la Norma AASHTO como la més recomendada para puentes por ello decimos
que cumple el 20 % asumido al principio
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3.4.6.9.- Requerimiento de Resistencia:

3.4.6.9.1.- Calculo de Solicitaciones Mayoradas:

Peso de la Losa.-

Mexr = 166321 (kg*m)
Vexr= 17874 (kg)

Accesorios.-
Mexr = 106983 (kg*m)
Vext = 11497  (kg)
Vigas.-
Mexr = 340769 (kg*m)
Vextr = 39946  (kg)
Carga Viva.-

Mexr = 345848  (kg*m)
Vexr = 26561 (Kg)

MOMENTOS Y CORTANTES ULTIMOS:

RESISTENCIAL T\ =125xM,, +15xM,, +L75x(M, +M,, +M,,)]

[V =1,25x Vi +15x Vg, +L75x(Vy +Viy + V)|

Momentos y Cortantes de Disefio:

My= 1399572 (kg*m)
Vy= 136002 (kg)

3.4.6.9.2.- Diseio por Cortante:

Los esfuerzos de tension diagonal en una viga de hormigon preesforzado sometida a cargas de
servicio, son considerablemente menores que en una viga de hormigén armado de las mismas
caracteristicas. Esto se debe esencialmente a dos factores:
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1.- La combinacion de esfuerzos longitudinales de compresion y de esfuerzos cortantes.
2.- La pendiente de los tendones; esta pendiente es tal que produce un cortante V,, por las
fuerzas de preesfuerzo, en direccion opuesta o la del cortante generado por la carga

V, =P,.Sen(0)
Donde:

Pe = Fuerza de pretensado efectiva en la seccion considerada.
0 = Pendiente del tenddn en la seccidn considerada.

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

2 V] o f)=Y]

Y

Donde:

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.

Vn = Resistencia nominal al cortante calculada mediante,

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto antes de la
aparicion de fisuras.

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo de cortante.

| Vu= 136002 kg |

3.4.6.9.2.1.- Fuerza Cortante que resiste el Concreto:

En elementos preesforzados se presentan dos tipos de agrietamientos inclinados:

1.- Agrietamiento por cortante por Flexién.- (\Vci)

Vi =016+F ¢ *bwdp-+ Vid +\’|i\/|*7r'\r/'é(fezo,45*ﬂ *bwd

DONDE

V4 = Fuerza cortante en la seccién debido a la carga muerta no mayorada (Cortante
total producido por el peso propio de la viga, sin coeficiente de carga, (kg).

Vi = Fuerza cortante mayorada en la seccion, debido a cargas aplicadas externamente
(fuerza cortante mayorada debida a las cargas muertas y vivas superpuestas) que
se presentan simultaneamente con Mmax, (kg). ] _

Mmsx = externamente (maximo momento mayorado debido a las cargas muertas y vivas
superpuestas), (kg*cm).
M¢re = Momento que produce fisuracion por flexion en la seccién debido a las cargas
aplicadas externamente, (kg*cm).
I = Momento de inercia de la seccion con respecto al eje que pasa por el centroide (cm:
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Y:= Distancia desde el eje centroidal de la seccion total a la fibra extrema en traccion,
sin considerar el refuerzo, (cm).

foe = preesforzado (Después de que han ocurrido todas las pérdidas del preesforzado) en
la fibra extrema de una seccion en la cual los esfuerzos de traccion han sido
producido por la cargas aplicadas externamente, (en vigas simplemente apoyadas
la fibra extrema es la inferior), (kg*cm2).

fq = Esfuerzo debido a la carga muerta (peso propio) no mayorada en la fibra extrema
de un seccion en la cudl el esfuerzo de traccion es producido por cargas externas
(en vigas simplemente apoyadas la fibra extrema es la inferior), (kg*cm2).

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

d = Distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo
longitudinal en traccion (cm).

fc= 350  kg/cm2 218 cm
bw = 30 cm dp = { dp= 218 cm
Vd= 39946 Kkg 160 cm
Vi= -
VI=VU-125Ven| [ vi=__86070 kg |
Mcre = Mcre = [Yit}*[lﬁ*«/f’c +fpe —fd]
Yt= 142.37 cm "C2" en tiempo infinito
I = 76230056 cm4 inercia de la seccion infinito
e =l Pﬂ*f*cz -% 10218 kglcm?
Po= 707900 kg
A= 11925 cm2
Pe= 580478 kg
e= 13237 <cm
Mo,/ *C2
fd :—O(“/I) 63.64 kg/cm2
Mo(h/2) = 34076889 kg*cm
[ Mcre=|  73832802.69  |kg*cm |
M max =
Mmax=Mu-125*M~p|  ["Mmax=_ 97361041 kg*cm |

Vi =016Fc*bwdp+Vd + Vli\;l‘ n'\ge >045* ¢ *bwd

124747.30 > 54932.21

Vei= 124747.30 N
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3.4.6.9.2.2.- Cortante de Agrietamiento por Cortante en el Alma:

VCW=[0,93*JE +0,3*fpcj*bw*dp+Vp

Donde:
foc = Esfuerzo de compresion en el concreto (después de que han ocurrido todas las
pérdidas de preesforzado) en el centroide de la seccidn transversal que resiste las
cargas aplicadas externamente, o en la union del alma y el ala cuando el centroide
esta localizado dentro del ala, (kg/cm2).
V, = Componente vertical de la fuerza efectiva de preesforzado (contracortante), (kg).

fc= 350 kg/cm?2
bw = 30 cm
dp = 2175 cm
fpc
a) Cuando el centroide se encuentra en el alma
fpc= _Pe
Pel= 580478 kg Ao
Ao = 11925 cm2 fpc = 48.677 kg/cm2

=

Vp = Pel*sen«

0.0831366 rad

o

Vp= 48203.414 N

| Vew=  180110.9 kg |

Como el objetivo del disefio es evitar el agrietamiento diagonal; la resistencia nominal al cortar
proporcionada por el concreto, V., se supone igual al menor de los valores de VY V.

| Vc=  124747.30 kg |

3.4.6.9.2.3.- Resistencia al Cortante Proporcionada por el Acero de Refuerzo:

by= 30.00 cm
h= 200.00 cm

recub = 2.50 cm
d= 21750 cm
Calculo de la tensién cortante Vi
Vy=—| &= 0.75  Segln Art. 5.5.4.2 LRF
U™ p*bw*dp g
Vy= 28 kg/cm2
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Ve =

Vc
Ve =

bw*dp

19.12

kg/cm2

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

VERIFICAR
1) SI Vu <0,5(#ve) 136002 < 46780.24 NO CUMPLH LAS OTRAS

CONDICIONES
2) SI 0,5(4Vc) <Vu <(4Vc)46780.236 136002  93560.47 NO CUMPLE VERIFICAR
3)SI  Vu = (sVvo) 136002 > 93560.47 cUMPLE  { “A-CIHAR

Entonces como se cumple la tercera prescripcion se colocé armadura necesaria.-

Calculo del espaciamiento maximo de los estribos en funcion al Area minima requerida:

11*Jfc| 20.58 kg/cm2
22%\fc| 4116  kglem2
Como; |1,1_\/f7 <V, <22.f

El espaciamiento maximo sera el menor de los siguientes valores:

d S= 30.00 cm
Sre =7| Sme= 5438 cm
Calculo de la armadura necesaria sS— AV *fyt
vV, —Ve)*bw

Asumo un area de hierro y obtengo el espaciamiento necesaria para esa armadura

fyt = 4200 kg/cm2 limite de fluencia del acero (de los estrivos)
d= 21750 cm canto util
NOTA
@ (mm) | A@ (cm2)| S (cm) Av = 2*AQ
10 0.79 25.3572
12 1.13 36.5144
16 2.01 64.9144

As Transversal.- Usamos @12 mm ¢/30 cm
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3.4.6.9.2.4.- Acero de refuerzo en las caras de la Viga (Armadura de Piel):

Si la profundidad efectiva, de, de un elemento de hormigdn no pretensado o parcialmente
pretensado es mayor que 900 mm, se debera distribuir uniformemente armadura superficial
En cada cara lateral el area de armadura superficial Ask, en mm2/mm de altura, debera
satisfacer la siguiente condicion:

[Ask=0,001*(de—760)|

La méaxima separacion de la armadura superficial no debera ser mayor que d/6 6 30 cm.

FIGURA N° 30 Relacion entre armaduray d
: b .
hf i i dﬁ
1 Ag__i Ci I e C
el
Bw dp| dgl de
Ap Aps fps
E:O \ 1 1. ——
As s _—
Asfy
Fuente: Norma AASHTO
de= 1900 mm
Ask = 1.14  mm2/mm
Ask= 0.114 cm2/cm
Como; d2= 9500 cm
Ask= 10.83 cm2
Separacién Maxima:
dé6= 3167 cm Smax = 30.00 cm
6 30.00 cm
@ (mm) | N° Fierros| A@ (cm2)
10 3 2.36
12 11 12.44
16 6 12.06 —l
d
Separacién:# 15.833333 cm
N°Fierros

As de Piel.- Usamos 6@ 16 mm c/15cm en ambas caras de la viga.
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3.4.6.9.3. Verificacion por momento ultimo

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

Para cargas mayoradas y resistencias minoradas se garantiza la seguridad si:
MU=M_+M

My = Momento mayorado en la seccion.

M, = Resistencia nominal a la flexién en la seccién.
@ = Factor de reduccion de resistencia para flexion.

Mu = 139957152 kg*cm

Una parte del momento mayorado en la seccion es resistido por el acero de pretensado.
Para calcular esta resistencia a la flexion se calcula de la siguiente manera:

Mu=MUl+MU2

Mu1 = Momento que resiste la armadura activa (Acero de preesfuerzo).
Mu2 = Momento que resiste la armadura pasiva.

Si Mu < My;;  No se necesita armadura para resistir la flexion.
Si Mu>My;;  Se necesita armadura para resistir la flexion.

Célculo de My, .

Para calcular el momento que resiste la armadura activa, antes debemos encontrar la
profundidad del bloque de compresion; lo cual se determinara tomando como base la
expresion aproximada del ACI para los esfuerzos en el acero en la falla:

Espesor del Patin; hf= 20.00 cm
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Esfuerzo en el acero de preesfuerzo en el estado de resistencia nominal a la
flexion (fps).
Se calcula a partir de ecuaciones aproximadas:

*f
Para elementos con tendones adheridos: F. —f 1_Y£*pp pu
ps—pu B fc
1
fou= 18980  kg/cm2 Esfuerzo tltimo en el acero de pretensado.

Factor que relaciona la profundidad del bloque rectangular equivalente de esfuerzos de
compresion con la profundidad del eje neutro (B).

B, Para f'c (kg/cm2)
0.85 <280
0.80 280 < f'c <350
0.75 350 <f'c<420
0.70 420 < f'c <490
0.65 f'c>490

Factor por tipo de acero de preesforzado (yp).

Yo Acero
0.55 Barras de alta resistencig
0,40 Torones corrientes
0.28 Torones de baja relajacic

A
Cuantia del Acero de Pretensado (py). Pp :b*dPP
Ap = 50 cm2 Area del acero de pretensado.
b=bef= 193.65 cm Ancho de la cara de compresion del elemento.
d, = 210 cm Distancia desde la fibra extrema en compresion

al centroide del acero de preesforzado.

p,= 0.001239

Entonces;

fos= 18534  Kkg/em2
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Usando el criterio del ACI:
f
14%d*p * PS —
Pp fc

19.29 cm Entonces; a < hf

El espesor del patin hf, es mayor que el correspondiente al criterio del Cédigo, lo cual
indica que el eje neutro caera en el patin colocado in situ. En consecuencia, la viga se
puede tratar como rectangular con un ancho b en el calculo de la resistencia a la flexion.

Profundidad del bloque de esfuerzo:

A_*f
_ P 'ps
a=_— " M7 | _
085*Fc*b| ~ 16.21 cm
La resistencia nominal a la flexion es: g= 1.00 Para flexion
A % = _a LRFD 5.5.4.2
MU1_¢ AP fps (dP 2] My, = 188586329 kg*cm

Entonces:  No se necesita armadura para resistir la flexion

Segun el Cédigo ACI - 318, la armadura minima por flexion es:

_ 1wy
s—min fy b*d
Ann= 2175 cm2
@ (mm) | N°Fierros | A@ (cm2)
6 3 0.85
16 7 14.07
20 5 15.71
As por flexion.- Usamos 5 @ 20mm
Disposicion del Armado:
—t O O
10 crln a a =
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3.4.6.10.- Resimen de armado:

As por Flexion.- Usamos 5 @ 20mm
As Transversal.- Usamos @12 mm ¢/30 cm
As de Piel.- Usamos 6@ 16 mm c/15cm en ambas caras de la vig
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3.4.6. APARATOS DE APOYO.

Geometria.-
FIGURA N° 31 Placa de neopreno FIGURA N° 32 Deformaciones
A"ﬂ
b | e
\ —d N
] VLT l — .
- ' r _-_:_— T

Z

I
!
|
|
i

|

!

I \
Una pluc:‘ t \
|

Fuente: Internet \—_’ft' .::_':\::—— 1‘;_)__

Figura 231.- Delormacion horizontal del conjunta y rotacidn en una placa

DATOS DE ENTRADA:

| Fatiga méxima admisible en compresion para el Neopreno.-  Bn,m=  13.2 MPa |
| Madulo de elasticidad transversal.- = 0.90 MPa |
: Modulo de elasticidad H°.- E= 285000.00 kg/cm2 :
I Variacion de la Temperatura.- AT = 25.00 °C I
| Coeficiente de Dilatacion Térmica de Hormigon.- a= 0.00001 1/°C |
: Longitud del Puente.- L= 36 m :
| Fuerza de Frenado.- F, = 2460 kg. I
| |
: Placa Cuadrada.- = 0.50 :
e e e e e e e _I
| Dimensiones de la Placa.- a= 34.68 cm |
: b= 50.79 cm _:
I ] a= 25.00 cm |
| ! b= 40.00 cm |
: Espesor Total de la Almoadilla (Calculado).- h= 3.60 cm _:
I Adoptado.—____I:____E.EO_Cnl____l
| Espesor unitario de las placas.-I e= 1.20 cm |
: Numero de placas.- n= 3.00 :Il
——— e e
| NUmero de placas.-| n= 3.00 |
| Espesor de las placas de acero.- s= 1.00 mm |
: Tension admisible de las planchas de acero.- Oadm 240.00 MPa |
: Reaccion por Peso Propio de la Superestructura.- Roc =  67842.00 kg :
| Reaccion por Peso Accesorios de la Superestructura.- Row = 54496.49 kg |
: Reaccion por Carga Viva de la Superestructura.- Rie=  39508.44 kg :
| TOTAL (ELS).- N = 161846.93 kg |

VERIFICACIONES:
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Espesor Unitario del Neopreno.-

a
12 == — =X 22
=

Fatiga Maxima Admisible.-

a
B, =060.—= 13,2 MPa
e

Por distorcion se deben cumplir las siguientes limitaciones:

0.70 (Retraccion, Defromacion lenta, etc)

1.20 (Frenado, Viento, ect)

debe ser tal que:

—H:‘:Ddl-
I-'L_N ¥

Resistencia admisible de las planchas de acero.-

Ba < Gadm

Cumple!l!

Cumple!!!

Cumple!!!
Cumple!l!

'El Coeficiente de rozamiento entre la cara de la viga y la superficie de neopreno

Cumple!l!

DISENO:

1.- Area de Tanteo.-

N
Bnm

Un primer valor de la menor dimension estara dado por:

A=

A> 1202 cm2

a=vVA= 3468 cm
2.- Espesor Unitario del Neopreno.- |12 = 200
=1
12 < 20.83 < 22

3.- Fatiga Maxima Admisible.-

=1
. B, =0,60.— = 13,2 MPa
Solamente trabaja al 60% =

Bns 1250 <132 MPa
4.- Area requerida.-
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N Areq = 1269.74 cm2

5.- Fatiga Media en el aparato de apoyo.-

N
B =—— Bm = 161.85 kg/cm2
a.b
6.- Calculo de la Distorci6 —
.- CalcCulo de la bistorcion p.- H_ﬂ;.b.{;

Por distorcion se deben cumplir las siguientes limitaciones:

0.70 (Retraccion, Defromacion lenta, etc)
1.20 (Frenado, Viento, ect)

H = Fuerza Horizontal.
G = Modulo de elasticidad transversal del neopreno, que varia entre 0,8 y 1,0 MPa.

CARGA POR INFLUENCIAS LENTAS:

1.- Variacion de Temperatura:
A= 0.009 m
p, = SAiab F, = 2294 kg.
T

CARGAS INSTANTANEAS:

1.- Fuerza de Frenado: F,= 2460 Kkg.
F..T
,=— Ay =
A, Gab 2 0.010 m
Fi= 2294 kg Por Influencias lentas.
F,= 2460 kg Por Cargas Instantaneas.
d=A,+4,= 0.019 m Deformacion maxima.
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a) Distorsidn por influencias lentas:

8.- Rotacion de la placa.-

n= 3,3.{3)3 B,

u_

Q=

Maxima rotacion para todo el apoyo:

0.250 Cumple!!!
0.268 Cumple!!!
d= 0.019 m
3.60 cm
3.00
0.0046 rad.
Q*n = 0.0137

9.- El Coeficiente de rozamiento entre la cara de la viga y la superficie de neopreno

debe ser tal que:

—Hﬂ‘:IIH}
|-'L_N ’

H=F, +F,=

10.- Verificacion de la deformacion vertical del Neopreno (Compresibilidad).

Se aplica la ley de Hooke:

E, = Modulo elastico del Neopreno.

IJ_:

4754 kg

ﬂh=[;_m.h

£

0.0294 < 0.40

E, = @.G.(Z):
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@ = 0.50 Placa Cuadrada.- E,= 1990.95 kg/cm2
An = 0.29 cm.

La fatiga de las placas de 1mm de espesor de acero que van intercaladas en la goma es:

=]
B. = 0,75.—. B Ba= 1456.62 kg/cm?2
Se debe cumplir que: Ba < 6agm (< 140 MPa) Cumple!!!
Tension admisible 6,4y, = 240.00 MPa = 2446.48 kg/cm2.
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3.5. DISENO DE LA SUBESTRUCTURA

DISENO DE LA LOSA DE APROXIMACION:

Para la losa de aproximaxion se usa simplemente armadura minima:

DATOS: As, =0,0018 xbxd
h= 20.00 cm @
b= 100.00 cm d=h—rec—i
recub= 5.00 cm Asumo;
d= 1450 cm - 10 mm

@= 090 Paraflexion

Armadura por Temperatura:

Ast= 261 cm2

Entonces usamos: As= 261 cm2
@ (mm) N° Fierrog@ (cm2/m)
8 4 201

10 4 3.14 |Ok

25 10 49.09
Minima separacion de la Armadura; Swinz 380 cm

b

Separacion entre fierros = , = 2500 cm
N¢ Fierros

As. Minima.- Usamos @10 mm ¢/25 cm

160



3.5.1.- DISENO DEL ESTRIBO

3.5.1.1.- MATERIALES:

f_= 210 kg/cm’
we= 2400 kg/m®

fy= 4200 kg/cm®

Es= 2050000 kg/cm?

vs= 1800 kg/m®

Gadm = 0.50 kg/cm?®
s aidhoen
L33oun = 067{kglom’

Tamafio maximo del Agregadc

Resistencia Caracteristica del Hormigon.

Peso especifico del Hormigon.

Resistencia del Acero Estructural
Modulo de elasticidad del Acero.
Peso especifico del Terraplén.

Esfuerzo admisible del suelo.

J. Montoya.
Arthur Nilson

3.5.1.2.- PREDIMENSIONAMIENTO:

FIGURA N° 33
Predimencionamiento

12 pulg (0.3 m)

a

LT 2 I SO

|..—

Fuente: Braja M. Das

05207 H ———

s

161

ﬂmax—agregado =

4
0.1H

T

250 cm

FIGURA N°34
Predimencionamiento

H o

# |l

D 2 5 |
G |

Fuente: Jimenez Montoya



VALORES

DIMENSION RECOMENDADO ADOPTADO

Altura Total del Estribo; = - 10.00 |m
Altura de la Pantalla; = - 850 |[m
N.A.M.E. - 255 |m
Ancho inf. de la Pantalla; tl = 0,1H 1.00 |m
Ancho sup. de la Pantalla; t= >=30cm 0.53 [m
Altura del muro; hl = - 535 |m
Altura del la corona; h2 = - 040 |m
Ancho de la corona; b2 = - 1.40 |m
Altura del Parapetol; h3a = - 1.00 |m
Altura del Parapeto2; h3b = - 1.75 |m
Ancho del Parapetol,; b3a = - 0.20 [m
Ancho del Parapeto?; b3b = - 1.00 |m
Ancho del Parapeto3; b3 = - 0.34 [m
Ancho del Parapeto4; b4 = - 0.53 [m
Ancho del cajeado; a= - 040 [m
Altura del Espaldar; he = - 2.35 [m
Ancho del encepado B= 6.50 [m
Altura del encepado He=[ >40cm - 1,5Dp 150 |m
Ancho frontal del encepado L1= - 4.68 |m
Ancho tracero del encepado L2 = - 082 [m
Diametro del pilote Dp = - 1.00 |m
Longitud del pilote L= - 16.00 |m
Numero de pilotes Np = 6

Vuelo del encepado Vp = - 0.25 [m
Separacion entre pilotes Hor Sl= 25-35Dp 250 [m
Separacion entre pilotes tran S= 25-35Dp 250 [m

Longitud de Cajeado= 520 m
Profundidad del encepadoC= 275 m
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Dimensiones de Calculo

b3a=0.20m
h3a=1.00m
he=2.35m
a=040m
=1.
h3b=1.75m b3b=1.00m
h2=040m |
AL
b4 0.53 m b3=0.34m
t30.53m NAME HE=8.50m
-~
N.AME.=255m
h1=5.35m
Nivel del Terreno
C=275m

L2+0.82m L1=4.68m

£ i i

t1=1.00m
He =1.50 m
B=650m
D=025m 7

T\ S=250m"
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3.5.1.3.- ANALISIS DE CARGAS:
3.5.1.3.1.- ACCION DE LA SUPERESTRUCTURA:

CARGAS VIVAS:

Longitud del Tramo; L= 3500 m
Ancho de la Calzada; W= 400 m
NUmero de Vigas; N= 200
NUmero de Carriles de Disefio; Nc = 1.00
Espacio entre diafragmas; Sd= 720 m
Ndmero de Diafragmas; Nd= 6.00
longitud del estribo; Lestr= 5.20

a) Acciones verticales:

145 KN 145 KN
35 KN
430 m 4.30m
9.30 KN/m

C
Lt= 35 m ‘
\

1 RiL

Rl_l_camic’)n = 30437 kg RLLcarriI: 16590.21 kg

Las cargas son multiplicadas por el incremento por carga dindmica y el factor de presencia
maltiple.

La carga viva maxima sin factorar para el disefio del cuerpo del estribo es:

R|_|_: 57071 kg

Descarga por unidad de ancho;

Camion HL - 93 = 10975 kg X = 531 m
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La siguiente carga sera aplicada cuando se disefia el cuerpo y el alma del estribo y para el
disefio de la fundacion. Las cargas no incluyen incremento por carga dinamica, pero si
incluye el factor de presencia maltiple.

Ri= 47027 kg

b) Euerza de Frenado:

q carrit = 9.30 N/mm
P tandem — 110.00 KN
Pcamic’)n = 145.00 KN

La fuerza de frenado se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:
1.- 25 por ciento de los pesos por eje del camion de disefio o tandem de disefio, 0
Camién= 36.25 KN
Tandem= 2750 KN
Fr= 36.25 KN

2.- 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del carril 0 5 por ciento del tandem
de disefio mas la carga del carril.

0 carril + tandem 21.78 KN

0 carril + camién 23.53 KN
Fr= 2353 KN

Sélo escogemos la mayor;

| BR= 3695 kg |

La fuerza de frenado se debera ubicar en todos los carriles de disefio que se consideran
cargados;

Nc= 1.00 Entonces;] BR= 3695 kg |

Se asumiréa que esta fuerza actlia horizontalmente a una distancia de 1,80m sobre la superfic
de la calzada en cualquiera de las direcciones longitudinales para provocar las solicitaciones
extremas.
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Fuerza por unidad de ancho;

Fuerzade Frenado ( 711 kg Xgr= 1180 m

¢) Fuerza de Viento:

* Viento sobre la superestructura:

Debido a que es un puente con tramos isostaticos, por lo tanto no transmite la fuerza del
viento a la infraestructura.

CARGAS MUERTAS:

a) Por Peso Propio de la superestructura:

Opc = 1818.00 kg/m Carga debido al peso propio de la vigas.
Ooc= 1080 kg/m Carga debido al peso propio de la losa.

Pd= 972.00 kg Carga puntual debida al peso de Diafragmas.
972 kg 972 kg 972 kg 972 kg 972 kg 972 kg
iv 7.20m iv 7.20m L 7.20m L?.ZO m ‘{V.ZO m iv

! ! | | ! !

Opc= 2898  kg/m

N Tm oo

L Lt= 3500 m ,

A 7l

Rpc = 53631 kg Siempre un Diafragma central.

Descarga por unidad de ancho;

Peso de Vigas Super.; Roc = 20627 kg Xpc= 531 m

b) Por Accesorios:

Opw = 694.69 kg/m (Acera + Baranda + CR)

Opoc = 694.69 kg/m

L N EENEENN

L Lt= 3500 m L

al Al
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Row= 12157 kg

Descarga por unidad de ancho;

Accesorios; Row= 4676 kg

Xpw =

531 m

3.5.1.3.2.- CARGAS APLICADAS AL ESTRIBO (A EXCEPCION DE LA ACCION
DE LA SUPERESTRUCTURA).

CARGAS VIVAS:

a) Sobrecarga Viva (LS):

Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habra cargas vehiculares actuando
sobre la superficie del relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del muro detras

del paramento posterior del muro.

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

como:

|as=k.7..g.hpp. 1077

heq = Altura del suelo equivalente para carga vehicular (mm).
hgg= 600 mm De Tabla N°34

TABLA N°34: Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre muros de
sostenimiento paralelos al trafico

Altura del muro

.
by (mm)

Distancia entre el paramento posterior del

(mm) murg ¥ el borde del trafice
0.0 num 300 mm o mas

1500 1500 600

3000 1050 G00

= 6000 a00 600

Fuente: Norma AASHTO

A, = 0.00315 Mpa

>
1

D 321.10 kg/m2

Célculo de la fuerza por sobrecarga viva;

F,=0H  F,= 3211 kg/m

Sobrecarga Viva por unidad de ancho;
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Sobrecarga Viva; 3211 kg X,

500 m

b) Euerza de Viento:

* Viento sobre la infraestructura:

No lo tomamos en cuenta por ser favorable, tal como se muestra en la figura.

FIGURA N°35 Esquemas de laFuerza del viento

Fuente: Internet

c) Cargas Hidraulicas (WA):

No se tomara en cuenta por ser favorable.
CARGAS PERMANENTES:

a) Empuje del Suelo (EH):

* Presién activa del Suelo:

Viento

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

y se toma como:

p=ky,.g.2.(107)

Donde:
p = Empuje lateral del suelo (Mpa).

k =

Coeficiente de empuje lateral tomado como k,, para muros que se deforman o se
mueven lo suficiente para alcanzar la condicion minima activa, o kp, para muros
que se deforman o mueven lo suficiente para alcanzar una condicion pasiva.

v, = Densidad del suelo (kg/m°).
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z = Profundidad del suelo debajo de la superficie (mm).
g = Aceleracion de la gravedad (m/sz).

Se asumiré que la carga de suelo lateral resultante debida al peso del relleno actda a una
altura igual a H/3 desde la base del muro, siendo H la altura total del muro medida desde la
superficie del terreno en el respaldo del muro hasta la parte superior del encepado.
Coeficiente de Empuje Lateral Activo, k;;

El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:

| . - : ; 2
B sinz(g-l-@:'f) r—|1+ |sm(¢f—|—6).sm[¢f_1'9)
ka = T.[sin? &.sin(8 — &)] Nl sin(8 — &) .sin(6 + )
Y ademas;
8 = Angulo que forma el respaldo del muro 6= 90 °
respecto de la horizontal como se indica
en la Figura N°36
¢t = Angulo efectivo de friccion interna. ¢r= 30 o
de la tabla N°35 Arenoso con grava
B = Angulo que forma la superficie del B= 0 0

relleno respecto de la horizontal como
se indica en la Figura N°36
& = Angulo de friccion entre relleno y muro

2,
é‘:Edﬂf

6= 20 °
FIGURA N°36: Simbologia para el empuje activo de coulomb

-

0 \
f_./ '| ) “ﬂl’i‘ﬁﬂ-\ e
'I II _,.—ﬁ'—ﬂ':ﬂ“l.:-_—a-ﬂ”:&-—:: i I

B

MURO
RIGIDOD

Fuente:
Norma AASHTO

Hi3
k\"“-\.\\
wd 1

Entonces; I'=2.684

vs= 1800 kg/m®  Calculo de la presién activa:
g= 981 m/s? p= 0.0525 MPa
z= 10000 mm | p= 5351.65 kg/m2 |
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TABLA N°35 Angulo de friccion entre diferentes materiales

Angule de Coeficiente de

Mareriales en interfase s P -
= friccidn, & (1 friccion, tan &

Eormigdn masivo sobre los siguientes materiales de fundacion:

*  Rocasaua y lunpne 35 0,70

»  Grzva limpia. mezclas de grava v arena, arena gruesa 29 a31 0.55a 0,60
®  Arena limpia fina a media, arena imosa media a groesa, grave limosa o arcillosa 24428 045a0.55
®  Arena fina limpia, arena limosa o arcillesa fina a media 19a 24 034045
« Limo fino areneso. himo no plastcc 17a 18 031034
*  Arcillz residual o preconsolidada nmiv rigicda v dura 22azé 040a049
o Arcillz de rigidez media v rigida; arcilla limosa 17a1¢ 031a034

Sobre estos mareriales de fundacitn la mamposteria tiens los mismos fzcrores de friccidn.

Fuente: U.S. Departament of the Navy 1982a

Calculo de la Fuerza Activa;

1 =
= .z Ea 26758 kg/m

Componente Vertical de la Presion Activa, E , :
Ey=E.sind| E_,, = 9152 kg
Componente Horizontal de la Presion Activa, E 4 :
Egy=Egcos6]  E_ = 25145 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:

v H
EH T 3

Yeu= 333 m

Empuje Activo por unidad de ancho;

Empuje Activo, EH,, = 9152 kg Xew= 0.00 m

Empuje Activo; EH .4 25145 kg Yeu= 333 m

* Presion Pasiva del Suelo:

No se calculara la presion pasiva por ser favorable a la estructura.
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3.5.1.3.3.- CARGAS POR PESO PROPIO DEL ESTRIBO Y PESO DE RELLENOS:

Nivel Del Terreno Pantalla

ol llo SECCI | AREA | X

ON m2 m
2 1 0.20 5.91
2 0.54 6.01
% 3 0.56 5.51
@‘ 4 039 | 5.46
5 2.84 541
6 1.26 4.99
7 9.75 4.21

TOTAL| 15.53 m?

8|5 Xeo=| 4.66 m

®
Relleno

_ SECCI | AREA | X

D ON m2 m
8 2.94 5.94
L/J L/J 9 0.20 6.11

Jw/l L/i TOTAL| 3.14 m?

Xce=| 5.95 m

Peso Pantalla; DC : 37269 kg Xa= 466 m
Presion del Suelo; 5655 kg Xa= 595 m
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3.5.1.3.4.- CARGAS POR PILOTES: A

L =16.00 m \/\ \/\

A:;z*Dz Dpzw

Peso propio 4

Peso Pilote; DC = 34799 kg Xg= 325 m

Fuerzas horizontales debido al pilote
* se lo calculard como si fuese Presion Pasiva del Suelo:

Para los suelos no cohesivos, los valores del coeficiente de empuje lateral pasivo del suelo
se pueden tomar de la Figura 36, para el caso de muro inclinado o vertical con relleno de
superficie horizontal.

¢’ = Angulo efectivo de friccion interna. ¢'¢= 30 o

8 = Angulo que forma el respaldo del muro 6= 90 °
respecto de la horizontal como se indica
en la Figura N°36.

Coeficiente de empuje pasivo; Kps.g) = 3.00
5 De Figura N°37
Relacion; — = 0.67 R = 0.878
¢ 5

Valor corregido del coeficiente de presion pasiva;

k, =Rk

=60 Ky= 2634
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FIGURA N°37: Procedimientos de calculo de empujes pasivos del suelo

FACTOR DE REDUCCION DE K (R)
PARA DIFERENTES VALORES DE -0/ 14
o [Be [ -O7T[DE] OS] 04T 03T 02]T-0J00] 13
10 .G78).962 | O46) O20) 912 | 808 | 631 ] B64| 4o
15 | .961].934 | 007 881).854 | 830 .803 | 775
20 530|001 | 862 | 824 787 752 716 678] 11
25 |.912].860].808] Vo9 | 711 [ .666 | 620 | .574 10
30 873|811 | V46| 686 | 627 | 574 | 520 | 467
35 [ 836 7E2| 674 602 536 [ 475 [ 417 [ 362] 9
40 JE3) 682 | .592|.512] 439 .375 | .316 | .262
45 | 718|.600] .500] 4141 339[.330] 2211174 /

< /’ AN | /
R0y ara /
2vAV/EY/E

IR NI

/

Empuje pasivo

I([',.'!g—E w107
e
2

COEFICIENTE DE EMPUJE PASIVO, Kp

-

P =F =inGF, =F cosb

/

F superFIcIE
“S.DE FALLA ™,

T -

>
-‘;J\ ESPIRAL

LOGARITMICA /]

-

\

N

AN
NER
\\ 5:"?n

/
/

NN\

NS ERNAN

/8 )
// // -~
//
74////
/A ,//f/’ -
LT
11— - _—’/ NOTA: LAS CURWVAS |
O‘B ILUSTRADAS
0,6 CORRESPONDEN A &igr = =1 | |
05 - T T T T T 1
0 10 20 20 40

ANGULO DE FRICCION INTERNA, &r grados

45

Fuente: U.S. Departament of the Navy 1982a

Célculo de la Presién Pasiva:

P, = kp.};,.g.h.[lﬂ'g]
h 16000 mm

Por debajo de la socavacion!

Célculo de la fuerza Pasiva;
Np
4

Ep=Pp.h.Dp. Ep

1820621

pp,= 07442 MPa
Pp= 75859 kg/m2
kg

Componente Vertical de la Presion Activa, E , :
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No se tomara en cuenta debido a que se encuentra en una posible zona de socavacion

Componente Horizontal de la Presion Activa, E 4 :

By Bl E = 1710824 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:

Yy = Yey = 533 m

3

Empuje pilote por unidad de ancho;

Empuje Pilote (H) 329005 kg Yeu= 0.00 m

3.5.1.4.- CALCULO DE LA ESTABILIDAD DEL ESTRIBO:

?P Nivel Del Terreno

@J@
2]
af
B
Ea
N 8ls

H/3

Restmen de Fuerzas y Momentos resistentes (Verificacion de la estabilidad):

IR

CARGA Brazo Momento N
FUERZA Descripcion
kg/m m kg*m/m
DC=| 37269 4.66 173557.3541 Peso Propio Estribo +
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_ Presion verticar del peso
EV = 5655 5.95 33658 propio del suelo de relleno
PDC =| 34799 3.25 113097.34 Peso Propio del pilote
Restmen de Fuerzas y Momentos actuantes (Verificacion de la estabilidad):
CARGA Brazo Momento L
FUERZA ka/m - pp—— Descripcion
_ Incremento de presion por
Fa= |[3210.99| 5.00 16054.95 Carga vehieular
EH,y = | 9151.86 | 0.00 0.00 ey
EH, = | 251445 | 3.33 83815.00 | o
EH = 329004.6 0.00 0.00 Componente horizontal del
a . . .

empuje pasivo del pilote

Resumen de Fuerzas y Momentos de cargas de la Superestructura.

FUERZA | -CARCA | Brazo Momento Descripcion
kg/m m kg*m/m
HL-93 = 10975 5.31 58243 Carga Viva
BR = 711 11.80 8385 Fuerza de Frenado
Rpc= |20627.3| 5.31 109465 e g
Rpw= | 4675.78 5.31 24813 Peso propio de accesorios

+

()
+

3.5.1.4.1.- ESTABILIDAD GLOBAL EN EL ESTADO LIMITE DE SERVICIO:

3.5.1.4.1.1.- HIPOTESIS I:
a) Comprobacidn al Vuelco:

Factor =

Y (Momentos Resistentes)

¥ (Momentos Actuantes)

Sumatoria de Momentos Resistentes (respecto de 0) = 320313 kg*m/m

Sumatoria de Momentos Actuantes (respecto de 0) =

3.21

>

1.50

b) Comprobacién al Deslizamiento:

Donde:

99870 kg*m/m

Cumple!!!

Factor =

LF

EEFT)'JH_FP ~ 15

!
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2Fr = Sumatoria de los pesos de las fuerzas verticales que se oponen al deslizamiento.
YF4 = Sumatoria de las fuerzas horizontales que producen el deslizamiento.
Fp, = Sumatoria de las fuerzas pasivas que se oponen al deslizamiento.

u = Coeficiente de friccion segun el tipo de suelo.
u= 0.50 Paraconcreto sobre arena.
Sumatoria de Fuerzas verticales; XFr= 86875 kg/m

Sumatoria de Fuerzas horizontales; YF;= 28356 kg/m

Sumatoria de fuerzas pasivas; F, = 329005 kg/m
13.13 > 1.5 Cumple!!!
1.4.1.2.- HIPOTESIS II: ESTRIBO CONSTRUIDO + RELLENOS + PUENTE

a) Comprobacion al Vuelco:

2 (Momentos Resistentes)

::: !
Y(Momentos Actuantes) —

Factor =

Sumatoria de Momentos Resistentes (respecto de 0) = 512834 kg*m/m
Sumatoria de Momentos Actuantes (respecto de 0) = 108255 kg*m/m

4.74

v

1.5 Cumple!!!

b) Comprobacién al Deslizamiento:

YF)u+F
Fac‘tor:w#}lj

LFy

Donde:

2Fr = Sumatoria de los pesos de las fuerzas verticales que se oponen al deslizamiento.
YF4 = Sumatoria de las fuerzas horizontales que producen el deslizamiento.

Fp, = Sumatoria de las fuerzas pasivas que se oponen al deslizamiento.
u = Coeficiente de friccidn segun el tipo de suelo.

u= 050 Paraconcreto sobre arena.

Sumatoria de Fuerzas verticales; YFr= 88354 kg/m
Sumatoria de Fuerzas horizontales; XFy= 29066 kg/m
Sumatoria de fuerzas pasivas; F, = 329005 kg/m

12.84 > 1.5 Cumple!!!
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3.5.1.5.- CALCULO DE ARMADURAS:

3.5.1.5.1.- ESPALDAR:

Fuerza de Frenado (BR) ‘_l RS
. 1.80 m
Nivel del Terreno (Relleno) 2p NG
1.00 m
Ea - SECCION 1 N
.1.35m
%7 B — SE’_C‘CIONJZ
AWWW/
351511-SECCION1: i _H= 100 m i
CARGAS VIVAS:
a) Fuerza de Frenado (BR):
Fuerza por unidad de ancho;
Fuerza de Frenado (BR)= 711 kg Xgr= 2.80
b) Sobrecarga Viva (LS):
A, = 321.10 kg/m2
Fuerza por sobrecarga viva;
Fy=A,H Fa= 321.10 kg/m
Sobrecarga Viva por unidad de ancho;
Sobrecarga Viva, F, = 321.10 kg Y,= 05

CARGAS PERMANENTES:

¢) Empuje del Suelo (EH):

* Presion activa del Suelo:

p= 535.16 kg/m2

177




Calculo de la fuerza Activa;

gﬂ:gp,hi Ea= 268 kg/m

Componente Horizontal de la Presion Activa, E 4 :

Eg=E.csd) E_y= 251 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:

= YEH = 0.33 m

YEH

Empuje Activo por unidad de ancho;
Empuje Activo, EH.y= 251 kg Yey= 033 m

Céalculo del Momento y Cortante ultimo:

RESISTENCIA I.-

My =1,5Mg +175(Ms + Mge)[ Mu= 3888.71 kg*m

Vo = 15V + 175075 + )|~ Vu= 2182.67 kg/m

| Mu= 3888.71 kg*m |

|  Vvu= 2182.67 kg |

Diseno por Flexion:

DATOS: a
b3ab=h= 20 cm d=h—rec—5
= 100 cm
recub = 5 cm Asumo;
d= 1420 cm @ = 16 mm

@= 090 Paraflexion

178



M,
a=d|1- 1-26144—2 || a= 182 cm
Nl fl:'b'd-

_085.f .ha
Armadura necesaria; 4= f As= 774 cm2

¥

Armadura por Temperatura: Ast= 256 cm2

Entonces usamos: As= 774 cm2

@ (mm)| 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)| 6.49 10.15 14.61 25.97 | 40.58 | 63.41

Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm
As. Principal.- Usamos @ 16 mm ¢/25 cm

Armadura Transversal:

Para disponer la armadura transversal usamos As min:

Armadura por Temperatura:

Ast= 256 cm2

Entonces usamos: As= 256 cm2

@ (mm)| 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)| 19.67 30.73 44.25 78.66 | 122.91 | 192.05

Minima separacion de la Armadura; Sminz  3.80 cm

As. Secundaria.- Usamos @ 10 mm ¢/30 cm

Verificacion a Corte:
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Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
@ = Factor de reduccion de resistencia.

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.
Calculo de la Tension Cortante:

@= 090 paracorte LRFD 5.5.4.2

V,

V., < —
"= 0.bd

Vu= 171 kg/cm2

El concreto resiste:

n<0s4f| Ve=  7.68 kglcm2

CONDICION:

Entonces.- |V, = 0.V, 1.71 < 7.68
No requiere refuerzo por cortante

3.5.1.5.1.2. SECCION 2: = "H=""23 m 1
CARGAS VIVAS:

a) Fuerza de Frenado (BR):

Fuerza por unidad de ancho;

Fuerza de Frenado (BR)= 711 kg Xgr= 415 m

b) Sobrecarga Viva (LS):

A, = 32110 kg/m2

Fuerza por sobrecarga viva,
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F,=0,H F,= 75458 kg.

Sobrecarga Viva por unidad de ancho;
Sobrecarga Viva, F, = 75458 kg Y= 12 m

CARGAS PERMANENTES:

¢) Empuje del Suelo (EH):

* Presidn activa del Suelo:

| p= 125764 kg/m2 |
Calculo de la fuerza Activa;

1
E = E.p.hf Ea= 1478 kg/m

Componente Horizontal de la Presion Activa, E 4 :

Ey=E,.cosd E.n= 1389 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:

h.
YEH:? Yeu= 078 m

Empuje Activo por unidad de ancho;
Empuje Activo;, EH.,4 = 1389 kg Yeyn= 078 m

Célculo del Momento y Cortante ultimo:

RESISTENCIA | -
My = 1,5Mgy + 1,75(My5 + Mgg) | Mu = 8344.08 kg*m
(V= 15Vey + 175(V5 +Vag)| Vu= 4647.01 kg/m

Mu = 8344.08 kg*m
Vu= 4647.01 kg
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DATOS:

h= 40.00 cm d=h—rec—§
b= 100.00 cm

recub= 750 cm Asumo;
d= 31.70 cm @= 16 mm

@= 090 Paraflexion

Disefio a Flexion:

|
_ e v |la= 168 cm
a=d.|1 |1 2’6144'f'c.b.d2
\
. 085.f,.b.a
Armadura necesaria = Ag=f7l\32 7.15 cm2
:
Armadura por Temperatura: st: 571 cm2
Entonces usamos: As= 715 cm2
@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 7.03 10.98 15.81 28.11 43.92 68.62

Minima separacion de la Armadura; Shinz 380 cm

As. Principal.- Usamos @ 16 mm ¢/27,5 cm

Armadura Transversal:

Para disponer la armadura transversal usamos As min:
Armadura por Temperatura:
4, =00018bd]  Ast= 571 cm2

Entonces usamos: As= 571 cm2
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@ (mm) 8 10 | 12 [ 16 20

25

Sep. (cm)| 8.81 13.76 | 19.82 | 35.24 | 55.06

86.03

Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm
As. Secundaria.- Usamos @ 12 mm ¢/20 cm

Verificacion a Corte:

v, < 0.V,
Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
@ = Factor de reduccion de resistencia.

V, =V +1

n c 3

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.

Célculo de la Tension Cortante:
@= 090 paracorte LRFD 5.5.4.2

V.
< =
WEra Vu 1.63  kg/cm2
El concreto resiste:
<0534F Vc= 7.68 kg/lcm2

CONDICION:

Entonces.- 1.63 < 7.68

No requiere refuerzo por cortante
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3.5.1.5.2.- CALCULO DE LA LOSA DEL ALZADO:

Para el célculo de las armaduras vamos a analizar 3 secciones, con el objeto de ir
disminuyendo armadura a medida que el momento es menor:

-~
U

! N\
—
—
—
ﬂ» — 493 m
> /
—»
4, )
— SECCION1 |
. o
-
Ea —» 1.78 m
\ 4’
T / —» SECCION2 |
—»
—
—» 1.78 m
H/3 o
L SECCION 3
X & >
N | || |

3.5.1.5.2.1.- SECCION 1:
CARGAS VIVAS:

a) Sobrecarga Viva (LS):

El aumento de la presion producido por una sobrecarga uniforme (LS) se calcula
convirtiendo esta carga en una altura de tierra equivalente imaginaria heq por encima de la
parte superior del muro:

hgg= 600 mm De Tabla Tabla N°34

I'I:"'F: k'?s'g' hﬂq' lﬂ_g

Ys = 1800 kg/m3
g= 9.81 m/s2 A, = 0.00315 Mpa
ko= 0.297 A, = 32110 kg/m2

Fuerza por sobrecarga viva;
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F,=4,.H Fo= 1584 Kko.

Sobrecarga Viva por unidad de ancho;

Sobrecarga Viva, F, = 1584 kg Y,= 247 m

CARGAS PERMANENTES:

a) Empuje del Suelo (EH):

* Presidn activa del Suelo:

| p=  2640.15 kg/m2 |

Calculo de la fuerza Activa;

1
E=3ph| Ea= 6512 kym

Componente Horizontal de la Presion Activa, E :
E.n= 6120 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:
h.‘

=3 Yen=  1.64
EH = : m

Empuje Activo por unidad de ancho;

Empuje Activo;, EH.y = 6120 kg Yeu= 164 m

Calculo del Momento y Cortante tltimo:

RESISTENCIA I.-
My = 1,50Mg, + 1,75My| [ Mu= 2193304 kg*m |
Vy =150V +175Vs| [ wu= 1195158 kg/m |
RESISTENCIA Il1.-
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My=150Mg| | Mu

15095.06 kg*m

9179.43 kg/m

RESISTENCIA IV .-

My=150Mg| | Mu

15095.06 kg*m

| Vvu= 917943 kg/m

RESISTENCIA V.-
| My = 1,50Mg; + 1,35M| Mu = 20370.07 kg*m
|Vy = 150V, + 1,35V Vu = 11317.95 kg/m

Como podemos ver, la combinacion (RESISTENCIA 1) es la mas critica;

Momentos y Cortante de Disefio:

Mu 21933.04 kg*m

Vu

11951.58 kg

Disefio por Flexion: (As)

DATOS:
h= 6867 cm d=h-rec—-
b= 100 cm
recub= 5.00 cm Asumo;
d= 62.67 cm = 20 mm
@= 0.90 Paraflexion
cafi- g || a= 222
S N Y
\
085.f .b.a
Armadura necesaria = S=T As= 943
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Armadura por Temperatura: 4 =tmgii  Ast= 11.28 cm2

Entonces usamos: As= 1128 cm2

@ (mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep.(cm)| 4.46 | 6.96 | 1003 | 17.82 | 27.85 | 43.52

> 380 cm

min =

Minima separacion de la Armadura; S

As. Principal.- Usamos @ 20 mm ¢/27.5 cm (vertical interior)

Armadura Transversal

Para disponer la armadura transversal usamos As min:
Ademas en las armaduras min. nos basaremos en el libro de hormigon armado Jimenez
Montoya, que nos da la siguiente tabla:

clase de acero
B400S ([B500S

Tipo de elemento estructural

Pilares 0.004 0.004
Losas 0.002| 0.0018
Vigas 0.0033( 0.0028

Armadura horizonta 0.004( 0.0032
Armadura Vertical 0.0012| 0.0009

Muros

Ademas nos recomienda para muros:

La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda
disponer en la cara opuesta (cara en compresion) una armadura minima igual al 30 % de la
armadura en traccion.

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos por
ambas caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola cara
podran disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista.

En caso de que la seccion tuviese una altura mayor a 50 cm se podra calcular la armadura
minima con 50 cm
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h= 50cm
Ast= 10.00 cm?2

Entonces usamos: As= 10.00 cm2

@ (mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep.(cm)| 5.03 | 7.85 | 11.31 | 20.11 | 31.42 | 49.09

Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm
As. Secundaria.- Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Armadura vertical y transversal en la zona comprimida

Armadura vertical externa es igual a:
h= 50cm

|As =0,3*0,0012*b*h| Ast= 180 cm2

@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 27.93 43.63 | 62.83 | 111.70 | 17453 | 272.71
As. vertical en externa.- Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)
Armadura transversal externa es igual a:
h= 50cm

[As =0,002*b*h] Asmin=10.00 cm2

@(mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 5.03 785 | 1131 | 2011 | 31.42 | 49.09

As. horizontal externa.- Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)

Verificacion a Corte:

[As =0,002"b*h|

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
@ = Factor de reduccion de resistencia.
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V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.

Célculo de la Tension Cortante:

@= 090 paracorte LRFD 5.5.4.2

7,
@.b.d

Vy = Vu= 212 kg/cm2

El concreto resiste:

v.<053.4f,. Vc= 7.68 kglcm2

CONDICION:

Entonces.- 212 < 7.68

No requiere refuerzo por cortante
3.5.1.5.2.2.- SECCION 2: H=6.72m
CARGAS VIVAS:

a) Sobrecarga Viva (LS):

El aumento de la presion producido por una sobrecarga uniforme (LS) se calcula
convirtiendo esta carga en una altura de tierra equivalente imaginaria heq por encima de la
parte superior del muro:

hgg= 600 mm De Tabla Tabla N°34

Ap=k.y,.g.h, . 1077

Vs = 1800 kg/m3
g= 9.81 m/s2 A, = 0.00315 Mpa
ko= 0.29731 A, = 32110 kg/m2

189



Fuerza por sobrecarga viva;

Fy=4,H F,= 2157 Kko.
Sobrecarga Viva por unidad de ancho;
Sobrecarga Viva, F, = 2157 kg Y,= 336 m

CARGAS PERMANENTES:
a) Empuje del Suelo (EH):
* Presion activa del Suelo:

| p= 359452 kg/m2 |

Caélculo de la fuerza Activa;

1
E, = E,p, h, Ea= 12072 kg/m

Componente Horizontal de la Presion Activa, E 4y :

Ez=E,.cosd| E = 11344 kg

Distancia al punto de aplicacién de la componente horizontal de la Presion Active

Yen= 224 m

YEH

hy
3

Empuje Activo por unidad de ancho;

Empuje Activo; EH.y = 11344 kg Yeu= 224 m

Calculo del Momento y Cortante Gltimo:

RESISTENCIA I.-
[My=150Mgy +175Ms| [ Mu= 5077080 kg*m |
Vy =150V +175Vs| [ wu= 2078966 kg/m |
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RESISTENCIA III.-

My=150Mg] | Mu= 3809560 kg*m |

|  vu= 1701541 kgim |

RESISTENCIA IV .-

My=150Mg] | Mu= 3809560 kg*m |

|  vu= 1701541 kgim |

RESISTENCIA V.-

M, =150M, +135M,] | Mu= 4787361 kg*m |

Vy= 1507 +135%s| [ wu= 1992697 kg/m |

Como podemos ver, la combinacién (RESISTENCIA 1) es la mas critica;

Momentos y Cortante de Disefio:

Mu

50770.80 kg*m

VU 20789.66 kg

Diseno por Flexion: (As)

DATOS:

0
h= 8433 cm d=h-rec—>
b= 100 cm

recub= 500 cm Asumo;
d= 7833 cm = 20 mm

@= 0.90 Paraflexion
fc= 210 kg/cm2
fy= 4200 kg/cm2

gy
U

T

i- 1-2614—— a= 414 cm
J feb.d :
: 085.f".b.a
Armadura necesaria = A= —7 As= 1761 cm2
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Armadura por Temperatura:

Ast= 14.10 cm2

Entonces usamos: As= 1761 cm2
@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 2.85 4.46 6.42 | 1142 | 1784 | 27.87
Minima separacion de la Armadura; Smin>  3.80 Smin>  3.80
As. Principal.- Usamos @ 20 mm ¢/17.5 cm (vertical interior)

Armadura Transversal y secundaria:

Para disponer la armadura transversal usamos As min:

Ademas en las armaduras min. nos basaremos en el libro de hormigon armado Jimenez

Montoya, que nos da la siguiente tabla:

Tipo de elemento estructural dase de acero
B400S | B500S
Pilares 0.004 0.004
Losas 0.002| 0.0018
Vigas 0.0033| 0.0028
MUTOS Armadura horizc_mta 0.004{ 0.0032
Armadura Vertical| 0.0012] 0.0009

Ademas nos recomienda para muros:

La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda
disponer en la cara opuesta (cara en compresion) una armadura minima igual al 30 % de la
armadura en traccion.

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos por
ambas caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola cara
podran disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista.

En caso de que la seccidn tuviese una altura mayor a 50 cm se podra calcular la armadura
min con 50 cm

h= 50cm [As =0,002*b*h|
Ast= 10.00 cm2
Entonces usamos:
As= 10.00 cm2
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@ (mm) 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)| 5.03 785 | 1131 [ 20.11 | 31.42 | 49.09

Minima separacion de la Armadura; Sminz 380 cm
As. Secundaria.- Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Armadura vertical y transversal en la zona comprimida

Armadura vertical externa es igual a:
h= 50cm

As=0,3*0,0012*b*h Ast= 1.80 cm2

@(mm)| 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)| 27.93 43.63 62.83 | 111.70 [ 17453 | 272.71

As. vertical en externa.- Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)
Armadura transversal externa es igual a:

h= 50cm

[As =0,002*b*h| Asmin=10.00 cm2

@ (mm) 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)|[ 5.03 7.85 11.31 20.11 31.42 | 49.09

As. horizontal externa.- Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)

Verificacidon a Corte:

vV, =0V

u — n

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.

@ = Factor de reduccidn de resistencia.
VSV, +,

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.
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Célculo de la Tension Cortante:

@= 090 paracorte LRFD 5.5.4.2

VH

V, <

Vu= 295 kg/cm2

=

@.b.d

El concreto resiste:

v, <053.f.| Vc= 768 kg/cm2

CONDICION:

Entonces.- (V. <@.V| 2.95 7.68

u-—- n

IN

No requiere refuerzo por cortante
3.5.1.5.2.3.- SECCION 3: H=2850m
CARGAS VIVAS:

a) Sobrecarga Viva (LS):

El aumento de la presion producido por una sobrecarga uniforme (LS) se calcula
convirtiendo esta carga en una altura de tierra equivalente imaginaria heq por encima de la
parte superior del muro:

hgg= 600 mm De Tabla Tabla N°34

|ap= k.ys.g.hsq.10_9|

Ys = 1800 kg/m3
g= 9.81 m/s2 A, = 0.00315 Mpa
ko= 0.29731 Ay, = 321.10 kg/m2

Fuerza por sobrecarga viva;

n
>
I

Fy=0,H 2729  Kkg.
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Sobrecarga Viva por unidad de ancho;

Sobrecarga Viva;, F, = 2729 kg Ya= 425 m

CARGAS PERMANENTES:

a) Empuje del Suelo (EH):

* Presidn activa del Suelo:

| p= 454890 kg/m2 |

Calculo de la fuerza Activa;

E,= %.p. h; Ea= 19333 kg/m

Componente Horizontal de la Presion Activa, E . :
Ey=E.cosd| E = 18167 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:

YEH -

YEH = 2.83 m

Empuje Activo por unidad de ancho;

Empuje Activo, EH,y = 18167 kg Yeu= 283 m

Calculo del Momento y Cortante tltimo:

RESISTENCIA I.-
‘MU =1,50M,, + 1,?5#!15‘ Mu= 97508.89 kg*m
[V = 1,50V, +1,75V] Vu = 32026.73 kg/m
RESISTENCIA II1.-
M, = 1,50Mj, Mu = 77209.41 kg*m

Vu = 27250.38 kg/m
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RESISTENCIA IV .-

| My = 1,50Mg|

Mu = 77209.41 kg*m

v, = 1,50V,

Vu = 27250.38 kg/m

RESISTENCIA V.-

| My = 1,50Mg; + 1,35M|

Mu = 92869.01 kg*m

[V = 150V, +1,35V |

Vu = 30934.99 kg/m

Como podemos ver, la combinacion (RESISTENCIA 1) es la mas critica;

Momentos y Cortante de Disefio:

Mu 97508.89 kg*m

Vu

32026.73 Kg

Disefio por Flexion: (As)

DATOS:
h= 100.00 cm
b= 100 cm
recub= 5.00 cm
d= 93.75 cm

@= 0.90 Paraflexion
fc= 210 kg/cm2
fy= 4200 kg/cm2

Armadura necesaria =

Armadura por Temperatura:
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2
Asumo;
= 25 mm
—
i=d|i- 1-26e—2| a= 671 cm
| fobd
\
085.f .h.a
As=f— As= 2854 cm2

Ast= 16.88 cm2



Entonces usamos: As= 2854 cm2

@(mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)|  1.76 275 | 396 | 7.06 | 11.01 | 17.20

Minima separacion de la Armadura; Sminz 380 cm
As. Principal.- Usamos @ 25 mm ¢/17.5 cm (vertical interior)

Armadura Transversal y secundaria:

Para disponer la armadura transversal usamos As min:
Ademas en las armaduras min. nos basaremos en el libro de hormigon armado Jimenez
Montoya, que nos da la siguiente tabla:

clase de acero
B400S ([B500S

Tipo de elemento estructural

Pilares 0.004 0.004
Losas 0.002| 0.0018
Vigas 0.0033( 0.0028

Armadura horizonta 0.004( 0.0032
Armadura Vertical 0.0012| 0.0009

Muros

Ademas nos recomienda para muros:

La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda
disponer en la cara opuesta (cara en compresion) una armadura minima igual al 30 % de la
armadura en traccion.

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos por
ambas caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola cara
podran disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista.

En caso de que la seccion tuviese una altura mayor a 50 cm se podra calcular la armadura
min con 50 cm
h= 50cm |As =0,002*b*h|
Ast= 10.00 cm2

Entonces usamos: As= 10.00 cm2

@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)|[ 5.03 7.85 11.31 20.11 31.42 | 49.09
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Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm

As. Secundaria.-  Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Armadura vertical y transversal en la zona comprimida

Armadura vertical externa es igual a:
h= 50cm

[AS —03*000125h £s=00020*h|

d(mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep. cm)| 27.93 | 4363 || 62.83 | 111.70 | 17453 | 272.71

As. vertical en externa.- Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)

Armadura transversal externa es igual a:
h= 50cm
Ast= 10.00 cm2

@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)|[ 5.03 7.85 11.31 20.11 31.42 | 49.09

As. horizontal externa.- Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)
Verificacién a Corte:
V, < 0.V,

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
@ = Factor de reduccidn de resistencia.

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.

Célculo de la Tension Cortante:

@= 0.90 paracorte LRFD 5.5.4.2
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Vu
0.b.d

Vy = Vu= 380 kg/cm2

El concreto resiste:

v, <053.4f.| Vc= 7.68 kg/cm2

CONDICION:

Entonces.- 380 < 7.68

No requiere refuerzo por cortante
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3.5.1.5.4.- CALCULO DE LA CIMENTACION (pilotes):

Para el disefio de los pilotes se debe analizar el grupo de cargas que sea mas desfavorable.
Longitud del estribo= 520 m
BR frenado  se——fef

Fa
o
e
— DC + DW + LL
E— Superestructura
e
<
-
<
-
<
<
<
-
<
-
e DC estribo
-
—®  EV
e
e
m
<
e
—e T €
o— S8
PDC PDC
Nota: el brazo esta medido desde Xc
FUERZA CARGA Brazo Momento Descripcion
kg/m m kg*m
Vv DC = 13869| -0.01 -118.02 Peso Propio Estribo |+
_ Presion verticar del peso
V EV = 5655 -0.56 -3142.00 propio del suelo de relleno
Vv PDC = 34799 Peso Propio del pilote |+
EDC = 23400 Peso propio del encepado
: Fo= 3211 500 | 1605494829 | "remelEERe L
H _ Componente horizontal del
EH.,=| 25145 333 | 83815.0913 et torvonal 1 -
V HL-93= 10975] 0.09 Carga Viva +
H BR = 711 8385.28 Fuerza de Frenado )
v RDC=| 20627| 0.09 1854 e |+
Vv . .
RDW = 4676 0.09 420 Peso propio de accesorios |+
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Tomando en cuenta el camion sobre el estribo

Sumatoria de fuerzas verticales Momentos totales
Yfv = 55802.03 kg Mt = 107269.1 kg*m
fv*
Xc = 2(v*x) Xc= 072 m
> (fv)
Mt
€= e= 192 m
> (fv)
distancia desde el punto A hasta el centro del encepado
1.20 m a la derecha del punto A
Sin tomar en cuenta el camion
sumatoria de fuerzas verticales Momentos totales
Sfv = 44826.79 kg SM = 107269.1 kg*m
xc==MVN v = 074186 m
>.(fv)
Mt
€= e= 239 m
> (fv)
distancia desde el punto A hasta el centro del encepado
1.65m a la derecha del punto A

Final mente asumimos que la distancia entre el centro del encepado y el punto A es igual al
promedio de los dos casos, entonces:

1.43 m

0.82m 4.68 m

143 m
150 m

3.25m

3.25m
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Distribucion de cargas a los pilotes
La distribucion se realizara distribuyendo las cargas a lo largo del encepado y tomando un

tramo para el analisis.
-~ &5m
T Rvu 7/

25m

RESISTENCIA I:
Tomando en cuenta el camion sobre el estribo

U =125.DC + 1,5.DW +1,5.EH + 135.EV + 1,75.(LL + BR + L5) + W4

Fvu = 164197.63 kg/m Fuerza Resultante moyorada
Rvu = 410494.1 kg Resultante de las fuerzas para el tramo
|
410494.1 kg,
3.03m e=0.22m
1
ENCEPADO

Debido al encepado las cargas se transmiten a los pilotes de la siguiente forma.

33755.98 kg 29396.95 kg
Fpl Fp2 Fp3
0.75m 2.50m 2.50m 0.75m
L L L L L
/ 1 1 1 /7
Entonces:
Fpl= 88019.4 kg Fp2 = 61683.3 kg Fp3 = 55544.3 kg
Tomo el mayor = 88019.4 kg
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RESISTENCIA I:
sin tomar en cuenta el camidn

U =125.DC + 1,5.DW +1,5.EH + 135.EV + 1,75.(LL + BR + L5) + W4

Fvu = 144990.95 kg/m Fuerza Resultante moyorada
Rvu = 362477.4 kg Resultante de las fuerzas para el tramo
362477.4 kg
3.47Tm
ENCEPADO

Debido al encepado las cargas se transmiten a los pilotes de Ia siguiente forma.

25958.31 kg 29807.45 kg
Fpl Fp2 Fp3
&75 m 2.50m P 2.50m VO'75 m.
1 /1 /1 /1 /7
Entonces:
Fpl= 41358 kg Fp2 = 65356.3 kg Fp3= 45686 kg
Tomo el mayor = 65356.3 kg
FINALMENTE considero6 el mayor de cada caso Fp = 88019.4 kg

Célculo de la capacidad del pilote

La capacidad de carga ultima Qu de un pilote esta dada por la ecuacién

Qu=0Qp+Qs
Donde:
Qp = capacidad de carga de la punta del pilote
Qs = Resistencia por friccion (superficial) generada en la interfaz suelo -
pilote
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En nuestro caso Qp = 0 ya que nuestro suelo es de muy bajas caracteristicas resistentes por
que solo se tomara en cuenta la resistencia por friccion superficial

Qu=Qs

Resistencia por friccion (Qs)
Coyle y Castello (1981), propuesieron que:

|Qs = K.00'.tan(&) pl |

Donde:
K = Coeficiente de presion efectiva de tierra Figura N°39
& = Presion de sobrecarga efectiva promedio
5o = angulo de friccidn entre suelo y pilote = 0,8.8°
p = perimetro del pitole (m)
| = longitud del pilote (m)
FIGURA N°38 Caracteristicas del terreno
000 m
112 m Ccbertura Superficial: Tadm-0,9C kgs'cmz
| imn mon ArerYasa(ErT.&Za]:Orlé‘ga/m=1‘1C kg em3 h1=251m
2501 m
@'=20°
y sat= 1890 kg/m3
h2 =16.00 m
| imno con Arena Fma- cradm=00 S0 KQ/RI’T\?
LT L 13.90 m
Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
Presion de sobrecarga efectiva promedio 00 =hl.y +h2.sat— h2*yw|
Donde:

yw = peso especifico del agua

o0 = 18532.1 kg/m’

angulo de friccion entre suelo y pilote
E=08.4
& = 24

314 m
16.00 m

_— O
I
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Coeficiente de presion efectiva de tierra

|K=14.(1—seng)|

K= 0.7
Finalmente para un pilote: Qs = 290319 kg

Eficiencia de grupo
La eficiencia de la capiacidad de carga de un grupo de pilotes se define como
5= Qg(u)
Donde: 2.Qu
n = Eficiencia del grupo
Qg(u) = Capacidad ultima de carga del grupo de pilotes
>Qu = Capacidad ultima de carga de cada pilote sin el efecto del grupo

Muchos ingenieros estructuristas usan un analisis simplificado para obtener la eficiencia
del grupo de pilotes de friccion
FIGURA N°40 Eficiencia de grupo

Fuente: Principios de ingenieria de Fundaciones Braja M.
este tipo de analisis se explica con ayuda de la Figura N°41
FIGURA N°41 Eficiencia de grupo

Capuchan de Jos pilotes
Seccun

Plamia F_d___"i'"__i:; Nota:
T 'i i T Lg > Bg
e e @

s o o *

fe—d —sp—d—
Fuente: Principios de ingenieria de Fundaciones Braja M.
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entonces la eficiencia de grupo se calcula con la siguiente formula:
~— 2(n1+n2—2)d +4D

pnin2
Donde: nl= 3 Numero de pilotes en direccion Lg
n2 = 2 Numero de pilotes en direccion Bg

d= 250m Separacion entre pilotes
p= 3.14m Perimetro pilote
D= 1.00m Diametro del pilote

n= 1.00

Si el espaciamiento centro a centro, d, es suficientemente grande, n>1. En ese caso, los pilotes se
comportaran como pilotes individuales. Entonces, en la practica, si n<1, se afecta al valor de Qu
caso contrario se mantiene el valor de Qu.

En nuestro caso como n>1 entonces no se afecta.

Y como:

FS=3 Factor de seguridad de 2,5 - 4

=5 aqu= 96773 ke

" FS
Qg(u) =7>_Qu

Qg(u) = 580638

Comprobacién

580638 > 528116 CUMPLE

Célculo Armadura del encepado

Para el calculo del encepado se debe tener en cuenta que existen dos tipos flexibles y
rigidos en funcion a la siguiente condicion.

si el velo no supera en cualquier direccion no supera el doble del canto total (v<2h) se
consideran encepados rigido caso contrario encepados flexiblesa.

v= 393 m y 2h= 300 m

entonces: 3.93 < 3.00
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Como no cumple la condicion se considera un encepado flexible.

para nuestro célculo se tomara en cuenta las recomendaciones del libro de HORMIGON
ARMADO de Jimenez Montoya que nos indica.

La armadura se determina en las secciones 1-1 distanciadas del soporte (pilote exterior)
hasta 0.15 de t1

> vi=3.93m ‘

1

0.15m

t1=1.00m h=150m

1

Wy

El Momento de célculo en las seccion 1-1 es

Mod = %1.b.(vl)2

donde: Nd = Resultante de las cargas
ol = 25261.2 kg/m’ ol

_Nd
ab

Entonces
Mod = 486896 kg*m
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Disefio por Flexion: (As)

DATOS:
h= 150.00 cm d=h-rec—-
b= 250 c¢m
recub= 500 cm Asumo;
d= 143.75 cm 25 mm
@= 0.90 Paraflexion
fc= 210 kg/cm®
fy= 4200  kglcm?
M
0=d|1- [1-25144, a= 870
| f
v
_ 085.f.b.a ,
Armadura necesaria = AS:f— As 9240 cm
Armadura por Temperatura:  |4,=lllliid  Ast= 64.69 cm®
Entonces usamos: As 92.40 cm2
@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 1.36 2.12 3.06 5.44 8.50 13.28
Minima separacion de la Armadura; Swinz 380 cm

As. Principal.-

Armadura secundaria

En el libro de Hormigon armado de Jimenez Montoya recomienda la disposicion de
armadura secundaria horizontal de 1/4 de la armadura Principal, y de la misma manera una
armadura secundaria vertical formada por cercos atando la armadura principal. Cuya

min =

disposicion sera de acuerdo al siguiente esquema.
FIGURA N°42 Distribucion de armadura en encepados
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o | | 8EEEEEEEER 3= > : v
= I
P ANE sl I
Ay E: - ~
LN : PRINCH J__+
o ATMADURA | - . R
s SO e
el o]
Fuente: Hormigon Armado Jimenez Montoya
entonces Assec= 231 cm’
@ (mm) 8 10 12 16 | 20 25
Sep. (cm)| 5.44 8.50 12.24 21.76 | 34.00 | 53.12
Minima separacion de la Armadura; Sminz 380 cm
As. Secundaria.- Usamos @ 16 mm ¢/22.5 cm

Verificacion a Corte:

V, 0.V,
Vu= 40486.3 kg
Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.

Vn = Resistencia nominal al cortante.

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.

Célculo de la Tension Cortante:
@= 090 paracorte LRFD 5.5.4.2

v,
Vugm Vu= 125 kg/cm2

El concreto resiste:

v.<053.4f,. Vc= 7.68 kglcm2

CONDICION: Vv, =0V

u T

Entonces.- 1.25 < 7.68
No requiere refuerzo por cortante
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Célculo de la armadura de pilotes

Se ha establecido la armadura, de acuerdo a la siguiente seccion del ACI:

- 10.9.1 “El &rea del acero de refuerzo longitudinal para elementos no compuestos sujetos
a compresion, no debe ser menor de 0.01, ni mayor que 0.8 veces el area total de la
seccion”.

por lo tanto
|Aslong =0.01*Ag|
Donde:
Ag = Area de la seccion del pilote.
Entonces:

Ag= 785398 cm’

As= 7854 cm’
Luego se procede al célculo de varillas del pilote de acuerdo al ACI:
- Seccion 10.9.2 “El acero de refuerzo longitudinal minimo en elementos sujetos a
compresion, debe ser de 4 varillas dentro de los anillo circulares o rectangulares, 3 varillas
dentro de anillos triangulares, y 6 varillas confinadas por espiral”

Para esta seccion tomaremos como minimo 16 varillas longitudinales de didmetro 25 mm.
= 25 mm N varillas = 16
Ascal= 7854 cm’

As. Principal.- Usamos 16 @ 25 mm

Luego se realiza el célculo de la longitud de desarrollo que se anclara entre la zapata y el
pilote de la siguiente manera:

ACI Seccion 12.3 “Longitud de desarrollo de varillas corrugadas™, subseccion 12.3.2 “La
longitud de desarrollo bésica debe ser (0.075 db f'y) / Vf'c. Ademas no debe ser menor de
20 cm, seccion 12.3.1.

_0.075*db*Fy
f'c

Ld

>20cm

Ld= 5434 > 20cm
Entonces tomo 54.34 cm

Para finalizar se procede al céalculo del acero de los estribos segin ACI seccion 7.10.5.1
“Todas las barras no preesforzadas deben estar confinadas por medio de estribos
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transversales de por o menos @10 mm, para barras longitudinales @32 mm o menores”.
Estribo @= 12 mm

7.10.5.3 "Los estribos deben disponerse de tal forma que cada barra longitudinal de
esquina y barra alterna tenga apoyo lateral proporcionado por la esquina de un estribo con
un angulo interior no mayor de 135°, y ninguna barra longitudinal debe estar separada a
més de 150 mm libres de una barra apoyada lateralmente. Cuando la barras longitudinales
estén localizadas alrededor del perimetro de un circulo, se permite el uso de un estribo
circular completo™.

16*@long = 40.0 cm

48*@estr = 57.6 cm elijoel menorS= 15.0cm
Radio seccion = 50.0 cm
S=15.0cm
As. Estribos.- Usamos @ 10 mm C/15 cm
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3.5.2.- DISENO DEL ALERO

3.5.2.1.- MATERIALES:

f_= 210 kg/cm’
we= 2400 kg/m®

fy= 4200 kg/cm®

Es= 2050000 kg/cm?

vs= 1800 kg/m®

Gadm = 0.50 kg/cm?®
s aidhoen
L33oun = 067{kglom’

Tamafio maximo del Agregadc

Resistencia Caracteristica del Hormigon.

Peso especifico del Hormigon.

Resistencia del Acero Estructural
Modulo de elasticidad del Acero.
Peso especifico del Terraplén.

Esfuerzo admisible del suelo.

J. Montoya.
Arthur Nilson

ﬂmax—agregado =

3.5.2.2.- PREDIMENSIONAMIENTO:

FIGURA N° 33
Predimensionamiento

12 pulg (0.3 m)

_..‘mfnll‘j

L
o

o 2 a i

Fuente: Braja M. Das

e — 0.5a0.7H4—|T
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250 cm

FIGURA N°34
Predimencionamiento

H o

# |l

a':;t‘n"\ ) "'i."\ T
~4- | I 2 -1_--:’r —l—

' _ 0.1g Fuente: Jimenez Montoya



" VALORES
DIMENSION RECOMENDADO ADOPTADO
Altura Total del Estribo; H= - 10.00 |m
Altura de la Pantalla; H'= - 850 |m
N.A.M.E. - 255 |m
Ancho inf. de la Pantalla; tl = 0,1H 1.00 |m
Ancho sup. de la Pantalla; t= >=30cm 0.30 [m
Altura del muro; hl = - 850 |m
Ancho del encepado B= 6.50 [m
Altura del encepado He=[ >40cm-1,5Dp 150 |m
Ancho frontal del encepado L1 - 4.68 |m
Ancho tracero del encepado L2 = - 082 [m
Diametro del pilote Dp = - 1.00 |m
Longitud del pilote L= - 12.00 |m
Numero de pilotes Np = 6
Vuelo del encepado Vp = - 0.25 [m
Separacion entre pilotes Hor Sl= 25-35Dp 250 [m
Separacion entre pilotes tran = 2.5-35Dp 250 |m
Longitud de Cajeado= 5.20 m
Profundidad de encepadoC= 275 m
Dimensiones de Calculo £=0.30m
—NAME_
H=10.00m H =8.50m
N.AM.E.=255m
—frettetterrene |
C=275m
L2|=0.82 L1=4.68m
ve=tsom |
B+ 6.50m
*jﬁ B@ oom! | VdF0.25m
B=250m
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3.5.2.3.- ANALISIS DE CARGAS:
3.5.2.3.1.- CARGAS APLICADAS AL ESTRIBO.
CARGAS VIVAS:

a) Sobrecarga Viva (LS):

Se debera aplicar una sobrecarga viva si se anticipa que habra cargas vehiculares actuando
sobre la superficie del relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del muro detras
del paramento posterior del muro.

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

|45= k... 9.h5- 1077

heq = Altura del suelo equivalente para carga vehicular (mm).
hgg= 600 mm De Tabla N°34

TABLA N°34: Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre muros de
sostenimiento paralelos al trafico

by (mm)
Altura del mure Distancia entre el paramento posterior del
(mm) murg ¥ el borde del trafice
0.0 pum 300 pom o mas
1500 1300 GO0
3000 1050 G00
= G000 a0 GO0

Fuente: Norma AASHTO
A, = 0.00315 Mpa
D 321.10 kg/m2

[
I

Célculo de la fuerza por sobrecarga viva;
Fy=A,H Fa= 3211 kg/m

Sobrecarga Viva por unidad de ancho;

Sobrecarga Viva; 3211 kg Xy= 500 m
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b) Fuerza de Viento:

* Viento sobre la infraestructura:

No lo tomamos en cuenta por ser favorable, tal como se muestra en la figura.

FIGURA N°35 Esquemas de laFuerza del viento

Fuente: Internet

c) Cargas Hidraulicas (WA):

No se tomara en cuenta por ser favorable.
CARGAS PERMANENTES:

a) Empuje del Suelo (EH):

* Presidn activa del Suelo:

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

y se toma como:

p=ky,.g9.2.(107°)

Donde:
p = Empuje lateral del suelo (Mpa).

k =

Coeficiente de empuje lateral tomado como k,, para muros que se deforman o se

mueven lo suficiente para alcanzar la condicion minima activa, o kp, para muros
que se deforman o mueven lo suficiente para alcanzar una condicion pasiva.

v, = Densidad del suelo (kg/m”).

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

g = Aceleracion de la gravedad (m/sz).
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Se asumiré que la carga de suelo lateral resultante debida al peso del relleno actda a una
altura igual a H/3 desde la base del muro, siendo H la altura total del muro medida desde la
superficie del terreno en el respaldo del muro hasta la parte superior del encepado.
Coeficiente de Empuje Lateral Activo, kj;

El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:

| . - : ; 2
B sinz(B—I-fj:'f) r—|1+ |s1n§¢f+é').sfn[¢f—}9)
ka = T.[sin? &.sin(8 — &)] Nl sin(8 — &) .sin(6 + )
Y ademas;
8 = Angulo que forma el respaldo del muro 6= 90 °

respecto de la horizontal como se indica
en la Figura N°36

¢t = Angulo efectivo de friccion interna. ¢r= 30 o
de la tabla N°35 Arenoso con grava
B = Angulo que forma la superficie del B= 0 0

relleno respecto de la horizontal como
se indica en la Figura N°36
& = Angulo de friccion entre relleno y muro

2,
é‘:Edﬂf

6= 20 °
FIGURA N°36: Simbologia para el empuje activo de coulumb

Fuente:
Norma AASHTO

Hi3
k-\"“a.

Entonces;

v.= 1800 kg/m®  Calculo de la presién activa:

g= 981 m/s? p= 0.0525 MPa
z= 10000 mm | p= 5351.65 kg/m2 |
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TABLA N°35 Angulo de friccion entre diferentes materiales

Angule de Coeficiente de

Mareriales en interfase s P -
= friccidn, & (1 friccion, tan &

Eormigdn masivo sobre los siguientes materiales de fundacion:

*  Rocasaua y lunpne 35 0,70

»  Grzva limpia. mezclas de grava v arena, arena gruesa 29 a31 0.55a 0,60
®  Arena limpia fina a media, arena imosa media a groesa, grave limosa o arcillosa 24428 045a0.55
®  Arena fina limpia, arena limosa o arcillesa fina a media 19a 24 034045
« Limo fino areneso. himo no plastcc 17a 18 031034
*  Arcillz residual o preconsolidada nmiv rigicda v dura 22azé 040a049
o Arcillz de rigidez media v rigida; arcilla limosa 17a1¢ 031a034

Sobre estos mareriales de fundacitn la mamposteria tiens los mismos fzcrores de friccidn.

Fuente: U.S. Departament of the Navy 1982a

Calculo de la Fuerza Activa;

1 =
= .z Ea 26758 kg/m

Componente Vertical de la Presion Activa, E , :
Ey=E.sind| E_,, = 9152 kg
Componente Horizontal de la Presion Activa, E 4 :
Egy=Egcos6]  E_ = 25145 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:

v H
EH T 3

Yeu= 333 m

Empuje Activo por unidad de ancho;

Empuje Activo, EH,, = 9152 kg Xew= 0.00 m

Empuje Activo; EH .4 25145 kg Yeu= 333 m

* Presion Pasiva del Suelo:

No se calculara la presion pasiva por ser favorable a la estructura.
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3.5.2.3.3.- CARGAS POR PESO PROPIO DEL ALERO Y PESO DE RELLENOS:

\
Pantalla
SECCI | AREA Xcg
ON m2 m
1 2.55 5.53
2 2.98 5.15
oy 3 9.75 | 3.25
TOTAL| 15.28 m?
|| XCG = 4.00 m
1]
@ Relleno
SECCI | AREA XCg
ON m2 m
4 6.97 6.09
<) TOTAL| 697 | m’
wi Xce=| 6.09 m
Peso Pantalla; DC : 36660 kg Xa= 400 m
Presion del Suelo; 12546 kg Xa= 6.09 m
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3.5.2.3.4.- CARGAS POR PILOTES: A

L=12.00m \/\ \/\

Dp:%OO—n’#

Peso propio

A= T

Peso Pilote; DC = 26099 kg Xg= 325

m

Fuerzas horizontales debido al pilote
* se lo calculara como si fuese Presién Pasiva del Suelo:

Para los suelos no cohesivos, los valores del coeficiente de empuje lateral pasivo del suelo
se pueden tomar de la Figura 36, para el caso de muro inclinado o vertical con relleno de

superficie horizontal.

¢’ = Angulo efectivo de friccion interna.

8 = Angulo que forma el respaldo del muro
respecto de la horizontal como se indica
en la Figura N°36.

Coeficiente de empuje pasivo; Kps-g) = 3.00
) &
Relacion; — = 0.67 R = 0.878
P s

Valor corregido del coeficiente de presidn pasiva;

ky=Rks=4)  Ky= 2634
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FIGURA N°37: Procedimientos de calculo de empujes pasivos del suelo

FACTOR DE REDUCCION DE K (R)
PARA DIFERENTES VALORES DE -0/ 14
o [Be [ -O7T[DE] OS] 04T 03T 02]T-0J00] 13
10 .G78).962 | O46) O20) 912 | 808 | 631 ] B64| 4o
15 | .961].934 | 007 881).854 | 830 .803 | 775
20 530|001 | 862 | 824 787 752 716 678] 11
25 |.912].860].808] Vo9 | 711 [ .666 | 620 | .574 10
30 873|811 | V46| 686 | 627 | 574 | 520 | 467
35 [ 836 7E2| 674 602 536 [ 475 [ 417 [ 362] 9
40 JE3) 682 | .592|.512] 439 .375 | .316 | .262
45 | 718|.600] .500] 4141 339[.330] 2211174 /

< /’ AN | /
R0y ara /
2vAV/EY/E

IR NI

/

Empuje pasivo

I([',.'!g—E w107
e
2

COEFICIENTE DE EMPUJE PASIVO, Kp

-

P =F =inGF, =F cosb

/

F superFIcIE
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>
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\\ 5:"?n
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ANGULO DE FRICCION INTERNA, &r grados

45

Fuente: U.S. Departament of the Navy 1982a

Célculo de la Presién Pasiva:

P, = kp.};,.g.h.[lﬂ'g]
h 12000 mm

Por debajo de la socavacion!

Célculo de la fuerza Pasiva;

Np

Ep=Pp.h.Dp.— =
p=rp.n.Lp 4

Ep

1024099

Pp =

0.5581 MPa

Pp =

56894 kg/m2

kg

Componente Vertical de la Presion Activa, E , :
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No se tomara en cuenta debido a que se encuentra en una posible zona de socavacion

Componente Horizontal de la Presion Activa, E 4 :

By Esd  E = 0962338 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:

Yoy = Yen= 400 m

3

Empuje pilote por unidad de ancho;

Empuje Pilote (H) 185065 kg Yeu= 0.00 m

3.5.2.4.- CALCULO DE LA ESTABILIDAD DEL ESTRIBO:

H/3

S PRI

Restmen de Fuerzas y Momentos resistentes (Verificacion de la estabilidad):

NRRRRIR R

CARGA Brazo Momento N
FUERZA Descripcion
kg/m m kg*m/m
DC =| 36660 4.00 146640.8 Peso Propio Estribo +
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EV =| 12546 6.09 76405 Presion verticar del peso +

propio del suelo de relleno

PDC =| 26099 3.25 84823.00 Peso Propio del pilote [+

Restmen de Fuerzas y Momentos actuantes (Verificacion de la estabilidad):

CARGA Brazo Momento L
FUERZA Descripcion

kg/m m kg*m/m
Fa= |[321099| 5.00 16054.95 v |-
EH.., = Componente vertical del

av= | 9151.86 | 0.00 0.00 uieactve |

EH = | 251445| 3.33 83815.00 | e |-
EHaH: 185065.1 0.00 0.00 Componente horizontal del +

empuje pasivo del pilote

3.5.2.4.1.- ESTABILIDAD GLOBAL EN EL ESTADO LIMITE DE SERVICIO:

3.5.2.4.1.1.- HIPOTESIS I: ESTRIBO CONSTRUIDO + RELLENOS (ACCESOS)
a) Comprobacién al Vuelco:

Y (Momentos Resistentes)

¥ (Momentos Actuantes)

Factor =

Sumatoria de Momentos Resistentes (respecto de 0) = 307869 kg*m/m
Sumatoria de Momentos Actuantes (respecto de 0) = 99870 kg*m/m

3.08 > 1.50 Cumple!!!
b) Comprobacion al Deslizamiento:

Donde: Factor = M =15
LF,
2Fr = Sumatoria de los pesos de las fuerzas verticales que se oponen al deslizamiento.
YF4 = Sumatoria de las fuerzas horizontales que producen el deslizamiento.
F, = Sumatoria de las fuerzas pasivas que se oponen al deslizamiento.
u = Coeficiente de friccion segun el tipo de suelo.
u= 050 Paraconcreto sobre arena.
Sumatoria de Fuerzas verticales; XFr= 84457 kg/m
Sumatoria de Fuerzas horizontales; YFq4= 28356 kg/m
Sumatoria de fuerzas pasivas; F,= 185065 kg/m
8.02 > 1.5 Cumple!!!
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3.5.2.4.1.2.- HIPOTESIS II: ESTRIBO CONSTRUIDO + RELLENOS + PUENTE

a) Comprobacion al Vuelco:

2 (Momentos Resistentes)

Factor= =1,
Y(Momentos Actuantes)

Sumatoria de Momentos Resistentes (respecto de 0) = 307869 kg*m/m
Sumatoria de Momentos Actuantes (respecto de 0) = 99870 kg*m/m

3.08 > 1.5 Cumple!!!

b) Comprobacién al Deslizamiento:

YF)u+F
Factor=(r)#}l,5

I

Donde:

2Fr = Sumatoria de los pesos de las fuerzas verticales que se oponen al deslizamiento.
YF4 = Sumatoria de las fuerzas horizontales que producen el deslizamiento.

Fp, = Sumatoria de las fuerzas pasivas que se oponen al deslizamiento.
u = Coeficiente de friccion segun el tipo de suelo.

u= 050 Paraconcreto sobre arena.

Sumatoria de Fuerzas verticales; YFr= 58358 kg/m
Sumatoria de Fuerzas horizontales; YF;= 28356 kg/m
Sumatoria de fuerzas pasivas; F, = 185065 kg/m

7.56

v

1.5 Cumple!!!
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3.5.2.5.2.- CALCULO DE LA LOSA DEL ALZADO:

Para el célculo de las armaduras vamos a analizar tres secciones, con el objeto de ir
disminuyendo la armadura a medida que el momento es menor:

’?P ! N
%
—»
—®
4’ ]
> 2.83m
—®
—®
—» SECCION1 _
—»
Ea —» 2.83m
t}%; ) 4; )
—» SECCIONZ = _ |
—
—»
H/3 — 2.83m
—
4: SECCION 3
—
X & —P
<
3.5.2.5.2.1.- SECCION 1: Lﬁ / A

CARGAS VIVAS:

a) Sobrecarga Viva (LS):

El aumento de la presion producido por una sobrecarga uniforme (LS) se calcula
convirtiendo esta carga en una altura de tierra equivalente imaginaria heq por encima de la
parte superior del muro:

heg= 600 mm Tabla N°34

I'I:"'F: k'?s'g' hﬂq' lﬂ_g

Ys = 1800 kg/m3
g= 9.81 m/s2 A, = 0.00315 Mpa
ko= 0.297 A, = 32110 kg/m2

Fuerza por sobrecarga viva;
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F,=4,.H Fa= 910 Kko.

Sobrecarga Viva por unidad de ancho;
Sobrecarga Viva, F, = 910 kg Yo= 142 m

CARGAS PERMANENTES:

a) Empuje del Suelo (EH):

* Presidn activa del Suelo:

| p= 1516.30 kg/m2 |

Calculo de la fuerza Activa;

1
Eﬂ = Ep h Ea = 2148 kg/m

Componente Horizontal de la Presion Activa, E :

E.n= 2019 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:
h.‘

73 Y= 094
EH — . m

Empuje Activo por unidad de ancho;
Empuje Activo;, EH.y = 2019 kg Yey= 094 m

Calculo del Momento y Cortante tltimo:

RESISTENCIA .-

[My=150Mgy +175Ms| [ Mu= 511511 kg*m |

Vy=1500 +175%s| [ wu= 4610994 kgim |
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RESISTENCIA III.-

My=150Mg| | Mu= 2859.61 kg*m
[ Vu= 3027.82 kg/m

RESISTENCIA IV.-
My = 1,50Mg| | Mu= 285961 kg*m
| Vu= 3027.82 kg/m

RESISTENCIA V.-
My = 1,50Mg, + 1,35M,4] Mu= 459956 kg*m
|V, = 1,50V, + 135V Vu= 4256.02 Kg/m

Como podemos ver, la combinacion (RESISTENCIA 1) es la mas critica;

Momentos y Cortante de Disefio:

Mu

5115.11 kg*m

Vu 4619.94 kg

Diseno por Flexion: (As)

DATOS:
h= 5333 cm d=h-rec—-
b= 100 cm
recub= 5.00 cm Asumo;
d= 4733 cm = 20 mm
@= 0.90 Paraflexion
M
1=d1- |'L—z.,bL44. 2| a= 068
q fba
085.f"..b.a
Armadura necesaria = S=T As 2.88
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Armadura por Temperatura: i =tmgii  Ast= 852 cm2

Entonces usamos: As= 852 cm2

@ (mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep. cm)| 5.90 | 9.22 | 1327 | 2360 | 36.87 | 57.61

> 380 cm

min =

Minima separacion de la Armadura; S

As. Principal.- Usamos @ 16 mm ¢/22.5 cm (vertical interior)

Armadura Transversal

Para disponer la armadura transversal usamos As min:
Ademas en las armaduras min. nos basaremos en el libro de hormigon armado Jimenez
Montoya, que nos da la siguiente tabla:

clase de acero
B400S ([B500S

Tipo de elemento estructural

Pilares 0.004 0.004
Losas 0.002| 0.0018
Vigas 0.0033( 0.0028

Armadura horizonta 0.004( 0.0032
Armadura Vertical 0.0012| 0.0009

Muros

Ademas nos recomienda para muros:

La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda
disponer en la cara opuesta (cara en compresion) una armadura minima igual al 30 % de la
armadura en traccion.

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos por
ambas caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola cara
podran disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista.

En caso de que la seccion tuviese una altura mayor a 50 cm se podra calcular la armadura
min con 50 cm
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h= 50cm
|As =0,002*b*h| Ast= 10.00 cm2

Entonces usamos: As= 10.00 cm2

@ (mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep.(cm)| 5.03 | 7.85 | 11.31 | 20.11 | 31.42 | 49.09

Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm
As. Secundaria.- Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Armadura vertical y transversal en la zona comprimida

Armadura vertical externa es igual a:
h= 50cm

|As =0,3*0,0012*b*h| Ast= 180 cm2

@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 27.93 43.63 | 62.83 | 111.70 | 17453 | 272.71
As. vertical en externa.- Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)
Armadura transversal externa es igual a:
h= 50cm

[As=0,002*b*h] Asmin= 10.00 cm2

@(mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 5.03 785 | 1131 | 2011 | 31.42 | 49.09

As. horizontal externa.- Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)

Verificacion a Corte:

V,=0.V

u — n

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
@ = Factor de reduccion de resistencia.
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V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.

Célculo de la Tension Cortante:

@= 090 paracorte LRFD 5.5.4.2

7,
@.b.d

Vy = Vu= 1.08 Kkg/cm2

El concreto resiste:

v.<053.4f,. Vc= 7.68 kglcm2

CONDICION:

Entonces.- 108 < 768

No requiere refuerzo por cortante
3.5.2.5.2.2.- SECCION 2: H=567m
CARGAS VIVAS:

a) Sobrecarga Viva (LS):

El aumento de la presion producido por una sobrecarga uniforme (LS) se calcula
convirtiendo esta carga en una altura de tierra equivalente imaginaria heq por encima de la
parte superior del muro:

hgg= 600 mm De Tabla Tabla N°34

Ap=k.y,.g.h, . 1077

Vs = 1800 kg/m3
g= 9.81 m/s2 A, = 0.00315 Mpa
ko= 0.29731 A, = 32110 kg/m2
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Fuerza por sobrecarga viva;

Fy=A4,.H F,= 1820 Kkg.
Sobrecarga Viva por unidad de ancho;
Sobrecarga Viva, F, = 1820 kg Y,= 283 m

CARGAS PERMANENTES:
a) Empuje del Suelo (EH):
* Presion activa del Suelo:

| p= 3032.60 kg/m2 |

Caélculo de la fuerza Activa;

1
E,= 5P h| Ea= 8592 kg/m

Componente Horizontal de la Presion Activa, E 4y :

Ey=E,.cosd| E = 8074 Kg

Distancia al punto de aplicacién de la componente horizontal de la Presion Active

Yeu= 189 m

YEH

hy
3

Empuje Activo por unidad de ancho;

Empuje Activo; EH.y = 8074 kg Yey= 189 m

Calculo del Momento y Cortante Gltimo:

RESISTENCIA I.-
[My=150Mgy +175Ms| [ Mu= 3189885 kg*m |
Vy =150V +175%s| [ wu= 1520551 kg/m |
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RESISTENCIA III.-

My=150Mg| | Mu= 2287686 kg*m |

| vu= 1211128 kg/m |

RESISTENCIA IV .-

My=150Mg| | Mu= 2287686 kg*m |

| vu= 1211128 kg/m |

RESISTENCIA V.-

| My, = 1,50Mp, + 1,35M| | Mu= 2083668 kg*m |

Vy= 1507 +135%s| [ wu= 1456760 kgim |

Como podemos ver, la combinacién (RESISTENCIA 1) es la mas critica;

Momentos y Cortante de Disefio:

Mu

31898.85 kg*m

Vu 1529551 Kg

Diseno por Flexion: (As)

DATOS:

0
h= 76.67 cm d=h—rec—5
b= 100 cm

recub= 500 cm Asumo;
d= 70.67 cm = 20 mm

@= 0.90 Paraflexion
fc= 210 kg/cm2
fy= 4200 kg/cm2

—
_ | . MU
0= d'|:L_M|L_1'Jbl44'f't.b.ﬂ: a= 2.87 cm
_ 085.f .b.a
Armadura necesaria = A, =f— As= 1219 cm2
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Armadura por Temperatura: Al Ast= 12.72 cm2
Entonces usamos: As= 1272 cm2
@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 3.95 6.17 8.89 15.81 24.70 38.59
Minima separacion de la Armadura; Sminz 380 cm
As. Principal.- Usamos @ 20 mm ¢/22.5 cm (vertical interior)

Armadura Transversal y secundaria:

Para disponer la armadura transversal usamos As min:

Ademas en las armaduras min. nos basaremos en el libro de hormigon armado Jimenez

Montoya, que nos da la siguiente tabla:

Tipo de elemento estructural dase de acero
B400S | B500S
Pilares 0.004 0.004
Losas 0.002| 0.0018
Vigas 0.0033| 0.0028
MUTOS Armadura horizc_mta 0.004{ 0.0032
Armadura Vertical| 0.0012] 0.0009

Ademas nos recomienda para muros:

La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda
disponer en la cara opuesta (cara en compresion) una armadura minima igual al 30 % de la
armadura en traccion.

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos por
ambas caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola cara
podran disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista.

En caso de que la seccidn tuviese una altura mayor a 50 cm se podra calcular la armadura
min con 50 cm

h=50cm [AS =0,002°b™h|
Ast= 10.00 cm2
Entonces usamos: As= 10.00 cm2
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@ (mm) 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)| 5.03 785 | 1131 [ 20.11 | 31.42 | 49.09

Minima separacion de la Armadura; Sminz 380 cm
As. Secundaria.- Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Armadura vertical y transversal en la zona comprimida

Armadura vertical externa es igual a:

h= 50cm

|As=0,3*0,0012*b*h|Ast=  1.80 cm2

@(mm)| 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)| 27.93 43.63 62.83 | 111.70 [ 17453 | 272.71

As. vertical en externa.- Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)
Armadura transversal externa es igual a:

h= 50cm

[As=0,002*b*h] Asmin=10.00 cm2

@ (mm) 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)|[ 5.03 7.85 11.31 20.11 31.42 | 49.09

As. horizontal externa.- Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)

Verificacidon a Corte:

vV, =0V

u — n

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.

@ = Factor de reduccidn de resistencia.
VSV, +,

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.
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Célculo de la Tension Cortante:

@= 090 paracorte LRFD 5.5.4.2

VH

V, <

Vu= 240 kg/cm2

=

@.b.d

El concreto resiste:

v, <053.f.| Vc= 768 kg/cm2

CONDICION:

Entonces.- |V <@.V,| 2.40 7.68

u-—- n

IN

No requiere refuerzo por cortante
3.5.2.5.2.3.- SECCION 3: H=2850m
CARGAS VIVAS:

a) Sobrecarga Viva (LS):

El aumento de la presion producido por una sobrecarga uniforme (LS) se calcula
convirtiendo esta carga en una altura de tierra equivalente imaginaria heq por encima de la
parte superior del muro:

hgg= 600 mm De Tabla Tabla N°34

|ap= k.ys.g.hsq.10_9|

Ys = 1800 kg/m3
g= 9.81 m/s2 A, = 0.00315 Mpa
ko= 0.29731 Ay, = 321.10 kg/m2

Fuerza por sobrecarga viva;

n
>
I

Fy=0,H 2729  Kkg.
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Sobrecarga Viva por unidad de ancho;

Sobrecarga Viva;, F, = 2729 kg Ya= 425 m

CARGAS PERMANENTES:

a) Empuje del Suelo (EH):

* Presidn activa del Suelo:

| p= 454890 kg/m2 |

Calculo de la fuerza Activa;

E,= %.p. h; Ea= 19333 kg/m

Componente Horizontal de la Presion Activa, E . :
Ey=E.cosd| E = 18167 kg

Distancia al punto de aplicacion de la componente horizontal de la Presion Activa:

YEH -

YEH = 2.83 m

Empuje Activo por unidad de ancho;

Empuje Activo, EH,y = 18167 kg Yeu= 283 m

Calculo del Momento y Cortante tltimo:

RESISTENCIA I.-
‘MU =1,50M,, + 1,?5#!15‘ Mu= 97508.89 kg*m
[V = 1,50V, +1,75V] Vu = 32026.73 kg/m
RESISTENCIA II1.-
M, = 1,50Mj, Mu = 77209.41 kg*m

Vu = 27250.38 kg/m
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RESISTENCIA IV .-

| My = 1,50Mg|

Mu = 77209.41 kg*m

v, = 1,50V,

Vu = 27250.38 kg/m

RESISTENCIA V.-

| My = 1,50Mg; + 1,35M|

Mu = 92869.01 kg*m

[V = 150V, +1,35V |

Vu = 30934.99 kg/m

Como podemos ver, la combinacion (RESISTENCIA 1) es la mas critica;

Momentos y Cortante de Disefio:

Mu 97508.89 kg*m

Vu

32026.73 Kg

Disefio por Flexion: (As)

DATOS:
h= 100.00 cm
b= 100 cm
recub= 5.00 cm
d= 93.75 cm

@= 0.90 Paraflexion
fc= 210 kg/cm2
fy= 4200 kg/cm2

Armadura necesaria =

Armadura por Temperatura:
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d=h-rec——
2
Asumo;
= 25 mm
M
e=dfl- [1-2p4—2]| a= 671 cm
.,J E.D.ﬂ'
085.f .b.a
As=f— As= 2854 cm2

4=00hd  Ast= 16.88 cm2



Entonces usamos: As= 2854 cm2

@(mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)|  1.76 275 | 396 | 7.06 | 11.01 | 17.20

Minima separacion de la Armadura; Sminz 380 cm
As. Principal.- Usamos @ 25 mm ¢/17,5 cm (vertical interior)

Armadura Transversal y secundaria:

Para disponer la armadura transversal usamos As min:
Ademas en las armaduras min. nos basaremos en el libro de hormigon armado Jimenez
Montoya, que nos da la siguiente tabla:

clase de acero
B400S ([B500S

Tipo de elemento estructural

Pilares 0.004 0.004
Losas 0.002| 0.0018
Vigas 0.0033( 0.0028

Armadura horizonta 0.004( 0.0032
Armadura Vertical 0.0012| 0.0009

Muros

Ademas nos recomienda para muros:

La cuantia minima vertical es la correspondiente a la cara de traccion. Se recomienda
disponer en la cara opuesta (cara en compresion) una armadura minima igual al 30 % de la
armadura en traccion.

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos por
ambas caras debe disponerse el 50 % en cada cara. Para muros vistos por una sola cara
podran disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista.

En caso de que la seccidn tuviese una altura mayor a 50 cm se podra calcular la armadura
min con 50 cm
h= 50cm

As =0,002*b*h Ast= 10.00 cm2

Entonces usamos: As= 10.00 cm2

@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)|[ 5.03 7.85 11.31 20.11 31.42 | 49.09
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Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm

As. Secundaria.-  Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Armadura vertical y transversal en la zona comprimida

Armadura vertical externa es igual a:
h= 50cm

|As =0,3*0,0012*b*h| As= 1.80 cm2

d(mm)| 8 10 12 16 20 25
Sep. cm)| 27.93 | 4363 || 62.83 | 111.70 | 17453 | 272.71

As. vertical en externa.- Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)

Armadura transversal externa es igual a:

h= 50cm
|AS :0,002kb*h| Ast= 10.00 cm2
@ (mm) 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)|[ 5.03 7.85 11.31 20.11 31.42 | 49.09

As. horizontal externa.- Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)
Verificacién a Corte:
V, < 0.V,

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
@ = Factor de reduccidn de resistencia.

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.

Célculo de la Tension Cortante:

@= 0.90 paracorte LRFD 5.5.4.2
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Vu
0.b.d

Vy = Vu= 380 kg/cm2

El concreto resiste:

v, <053.4f.| Vc= 7.68 kg/cm2

CONDICION:

Entonces.- 380 < 7.68

No requiere refuerzo por cortante
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3.5.2.5.4.- CALCULO DE LA CIMENTACION (pilotes):

Para el disefio de los pilotes se debe analizar el grupo de cargas que sea mas desfavorable.

Longitud del estribo= 520 m

BR frenado g

H/3

— D& Alero

e EV

- *

>

< c
L

I

PDC PDC
Nota: el brazo esta medido desde Xc
FUERZA CARGA Brazo Momento Descripcion
kg/m m kg*m
\Y DC = 13260 0.37 4940.71 Peso Propio Estribo |+
_ Presion verticar del peso
Vv EV = 12546 -0.39 -4940.71 propio del suelo de relleno
Vv PDC = 26099 Peso Propio del pilote |+
EDC = 23400 Peso propio del encepado
: Fo= 3211 500 | 1605494829 | "remelEERe L
H — Componente horizontal del
EH.= | 25145 3.33 83815.0913 e e |-

Sumatoria de fuerzas verticales

Sfv = 25806.00 kg
Xe = S (fv*X)
> (fv)

Momentos totales
Mt = 99870.0 kg*m

Xc= 102 m
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Mt
= e= 387 m
> (fv)
distancia desde el punto A hasta el centro del encepado
2.85 m a la derecha del punto A

Pero para dar continuidad al encepado del estribo la distancia que se tomara sera igual a:

1.43 m a la derecha del punto A
0.82m 4.68 m
/ A

1.43m
1.50m

3.25m 3.25m

|
oy

Distribucion de cargas a los pilotes

La distribucion se realizara distribuyendo las cargas a lo largo del encepado y tomando un
tramo para el analisis.

25m

RESISTENCIA I:

U =125.DC + 1,5.DW +1,5.EH + 135.EV + 1,75.(LL + BR + L5) + W4

Fvu = 104551.33 kg/m Fuerza Resultante moyorada
Rvu = 261378.3 kg Resultante de las fuerzas para el tramo
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4.67m 261378.3 kg

ENCEPADO
Debido al encepado las cargas se transmiten a los pilotes de la siguiente forma.

11297.49 kg 28914.56 kg
Fpl Fp2 Fp3
0.75m 2.50m 2.50m 0.75m
N N N N

N N N N AN

Entonces:

Fpl= 24916.5 kg Fp2 = 49727.2 kg Fp3 = 56045.5 kg
FINALMENTE considero el mayor de cada caso Fp = 56045.5 kg

Calculo de la capacidad del pilote
La capacidad de carga ultima Qu de un pilote esta dada por la ecuacién

Qu=Qp+Qs
Donde:
Qp = capacidad de carga de la punta del pilote
Qs = Resistencia por friccion (superficial) generada en la interfaz suelo -
pilote
En nuestro caso Qp = 0 ya que nuestro suelo es de muy bajas caracteristicas resistentes por
que solo se tomara en cuenta la resistencia por friccion superficial

Resistencia por friccion (Qs)

Coyle y Castello (1981), propusieron que:

|Qs = K.00".tan(&) pl |

Donde:
K = Coeficiente de presién efectiva de tierra Figura N°39
o0 = Presion de sobrecarga efectiva promedio
& = angulo de friccion entre suelo y pilote = 0,8.8°
p = perimetro del pitole (m)
| = longitud del pilote (m)
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FIGURA N°38 Caracteristicas del terreno

.00 m

SEEE T FEE T Cobertura Supericlal: ¢radm=0,90 kg omz2

__ B oo Lo S 112 m
i sat = 1710 kg/m3 —
Limo won a'-\ltn\:/ﬂ G UezsHE: lfrga/til11=1,10 ks un2 h1=251m

@'=20°

y sat= 1890 kg/m3
h2=12.00m

Limo con Arcna Fina. Fadm—2,50 kg/cm2

12.9C m

Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)

Presion de sobrecarga efectiva promedio |o_o =hl.y +h2.sat— h2*yvv|
Donde:

yw = peso especifico del agua

00 = 14972.1 kg/m®

Angulo de friccion entre suelo y pilote

3.14 m

£=084 0
l= 1200 m

£= 24

Coeficiente de presion efectiva de tierra

|K =14.(1—seng)|

K= 0.7
Finalmente para un pilote: Qs = 175912 kg

Eficiencia de grupo
La eficiencia de la capiacidad de carga de un grupo de pilotes se define como

y = Qg(u)
Donde: >'Qu

n = Eficiencia del grupo
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Qg(u) = Capacidad ultima de carga del grupo de pilotes
>Qu = Capacidad ultima de carga de cada pilote sin el efecto del grupo

Muchos ingenieros estructuristas usan un analisis simplificado para obtener la eficiencia
del grupo de pilotes de friccion

FIGURA N°40 Eficiencia de grupo

Fuente: Principios de ingenieria de Fundaciones Braja M.
este tipo de analisis se explica con ayuda de la Figura N°2
FIGURA N°41 Eficiencia de grupo

Capuchan de Jos pilotes

Plamia F_d___"i'"__i:; Nota:
T 'i i T Lg>Bg
e e @

s o o *

fe—d —f—d—
Fuente: Principios de ingenieria de Fundaciones Braja M.

entonces la eficiencia de grupo se calcula con la siguiente formula:
~ 2(n1+n2—2)d +4D

pnin2
Donde: nl= 3 NUmero de pilotes en direccion Lg
n2 = 2 Numero de pilotes en direccion Bg

d= 250m Separacion entre pilotes
p= 3.14m Perimetro pilote
D= 1.00m Diametro del pilote

n= 1.00

Si el espaciamiento centro a centro, d, es suficientemente grande, n>1. En ese caso, los
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pilotes se comportaran como pilotes individuales. Entonces, en la practica, si n<I, se
afecta al valor de Qu caso contrario se mantiene el valor de Qu.

En nuestro caso como I']>1 entonces no se afecta.

Y como:
FS=3 Factor de seguridad de 2,5 - 4
_Qs -
Qu=-"x- Qu= 58637 kg
Qg(u) =7Y_Qu
Qg(u)= 351824

Comprobacién

351824 > 336273 CUMPLE

Célculo Armadura del encepado

Para el calculo del encepado se debe tener en cuenta que existen dos tipos flexibles y
rigidos en funcién a la siguiente condicion.

si el velo no supera en cualquier direccion no supera el doble del canto total (v<2h) se
consideran encepados rigido caso contrario encepados flexiblesa.

v= 393 m y 2h= 300 m
entonces: 3.93 < 3.00
Como no cuple la condicion se considera un encepado flexible.
para nuestro calculo se tomara en cuenta las recomendaciones del libro de HORMIGON
ARMADO de Jimenez Montoya que nos indica.

la armadura se determina en las secciones 1-1 distanciadas del soporte (pilote exterior)
hasta 0.15 de t1
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V vi=3.93m ‘

0.15m \

1=1.00m h=150m

i

El Momento de célculo en las seccion 1-1 es

d
Mod:%l.b.(vl)z 01:%
donde: Nd = Resultante de las cargas
ol = 16084.8 kg/m’
Entonces
Mod = 310536 kg*m
Disefio por Flexion: (As)
DATOS:

0
h= 150.00 cm d=h-rec—>
b= 250 cm

recub= 5.00 cm Asumo;
d= 143.75 cm = 25 mm

@= 090 Paraflexion
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fc= 210  kglem?
fy= 4200 kg/cm2

N
0=d|1- [1-pM——| a= 548 cm
\ E.D.ﬂ'

_ 085.f,.b.a ,

Armadura necesaria = A= f— As= 58.26 cm
Armadura por Temperatura: A=A Ast= 64.69 cm?

Entonces usamos: As= 64.69 cm2
@ (mm) 8 10 12 16 20 25

Sep. (cm)| 1.94 3.04 4.37 7.77 12.14 | 18.97

Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm

As. Principal.- Usamos @ 25 mm c¢/17.5 cm

Armadura secundaria

En el libro de Hormigon armado de Jimenez Montoya recomiendo la disposicion de
armadura secundaria horizontal de 1/4 de la armadura Principal, y de la mismo manera una
armadura secundaria vertical formada por cercos atando la armadura principal. Cuya
disposicion sera de acuerdo al siguiente esquema.

FIGURA N°42 Distribucion de armadura en encepados

— : -“‘—‘1"“ ' =
ARMADURS, 3=
FRINGIPAL > p ™
APMADURA |4 t
SECIMNOARIA E | PP
A
PR, : N
LN : PRINCH J__+
— F——ﬂ%““—_*’ -'{'-—Jf
m SECLMDARIA m‘wﬁ !
Lﬂ_ +— e

Fuente: Hormigon Armado Jimenez Montoya
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entonces AS sec = 16.2 cm?

@ (mm) 8 10 12 16 | 20 25
Sep. (cm)| 7.77 12.14 | 17.48 | 31.08 | 4857 | 75.88
Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm
As. Secundaria.- Usamos @ 16 mm ¢/30 cm

Verificacion a Corte:

Vu = 40486.3 kg

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.
@ = Factor de reduccion de resistencia.
V<V, +V,

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.

Calculo de la Tension Cortante:
@= 0.90 paracorte LRFD 5.5.4.2

v,
= =
V”_@.b.d Vu 1.25 kg/cm2

El concreto resiste:

V.<053.4f, Vc= 768 kg/cm2

CONDICION: V, < 0.V

(7] T

Entonces.- 1.25 < 7.68
No requiere refuerzo por cortante

Célculo de la armadura de pilotes

Se ha establecido la armadura, de acuerdo a la siguiente seccion del ACI:

- 10.9.1 “El éarea del acero de refuerzo longitudinal para elementos no compuestos sujetos
a compresion, no debe ser menor de 0.01, ni mayor que 0.8 veces el area total de la

seccion”.

por lo tanto
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|Aslong =0.01*Ag|

Donde:
Ag = Area de la seccion del pilote.
Entonces:
Ag= 7853.98 cm’

As= 7854 cm’
Luego se procede al célculo de varillas del pilote de acuerdo al ACI:
- Seccion 10.9.2 “El acero de refuerzo longitudinal minimo en elementos sujetos a
compresion, debe ser de 4 varillas dentro de los anillo circulares o rectangulares, 3 varillas
dentro de anillos triangulares, y 6 varillas confinadas por espiral”

Para esta seccion tomaremos como minimo 16 varillas longitudinales de diametro 25 mm.
= 25 mm N varillas = 16
Ascal= 7854 cm’

As. Principal.- Usamos 16 @ 25 mm

Luego se realiza el célculo de la longitud de desarrollo que se anclara entre la zapata y el
pilote de la siguiente manera:

ACI Seccion 12.3 “Longitud de desarrollo de varillas corrugadas™, subseccion 12.3.2 “La
longitud de desarrollo basica debe ser (0.075 db f'y) / Vf'c. Ademas no deber ser menor de
20 cm, seccion 12.3.1.

0.075*db*F"
Ld= = Y 5 20em
C
Ld= 5434 > 20cm
Entonces tomo 54.34 cm

Para finalizar se procede al céalculo del acero de los estribos segin ACI seccion 7.10.5.1

“Todas las barras no preesforzadas deben estar confinadas por medio de estribos

transversales de por lo menos @10 mm, para barras longitudinales @32 mm o menores”.
Estribo @= 12 mm

7.10.5.3 "Los estribos deben disponerse de tal forma que cada barra longitudinal de
esquina y barra alterna tenga apoyo lateral proporcionado por la esquina de un estribo con
un angulo interior no mayor de 135° y ninguna barra longitudinal debe estar separada a
mas de 150 mm libres de una barra apoyada lateralmente. Cuando la barras longitudinales
estén localizadas alrededor del perimetro de un circulo, se permite el uso de un estribo
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circular completo™.

16*@long = 40.0 cm
48*@estr = 57.6 cm
Radio seccion = 50.0 cm
S=150cm

:|> elijoel menorS= 15.0cm

As. Estribos.- Usamos @ 12 mm C/15 cm
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3.5.2.5.8- Prescripciones del LRFD:

a) Minima separacion de la Armadura: LRFD 5.10.3.1

Para el hormigon colocado in situ, la distancia libre entre barras paralelas ubicadas en una
capa no debera ser menor que:

© & O
| “min |, “niin A\/

A A A

|s 1,5.0

.= .
min — varilla

15.0
s

S

mix—agregado

min = 30 mm

—
min =

1.5.10.- Resumen de armado:

@92 10 C/35 cm

@16 C/20 cm
@16 C/20 cm

®@25C/35cm

(g 250/350m

320

@ 233 16 C/30 cm
@16 C/30cm __—7]

@16 C/30 cm T @16 C/30 cm
@b

A \ A A

Q
@12 C/15¢cm

82 25 c/17.5¢em
Bp16 25 \
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ALZADO:

SECCION |

H=  2.83 m desde la razante

P " —"— —" i —"— —"— —"— —"— — S— —.— —— —" . —"— — — — —. —— —. —" —— — —. —. a—

JVERTICALMENTE  As. Principal.- (18)

- —-

‘HORIZONTALMENTE As. Secundaria.-(20)
As. Principal.-(19)

HORIZONTALMENTE As. Secundaria.-(21)

SECCION II =

Usamos @ 16 mm ¢/22.5 cm (vertical interior)

Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)

Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)

5.67 m desde la razante

.’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’-’ﬂ

VERTICALMENTE As. Principal.- (18)
/
HORIZONTALMENTE As. Secundaria.-(20)

VERTICALMENTE As. Principal.-(19)

HORIZONTALMENTE As. Secundaria.-(21)

S _SS S8 X § S¢S 8

SECCION I H=

Usamos @ 20 mm ¢/22.5 cm  (vertical interior)

Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)

Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)

rey 9 P9 ¥ PP P FF F¥ F¥ ¥ PP P9 ¥ F¥ F¥ oy FF FF 9 F¥ F¥ Fy Fy FF FF

8.50 m desde la razante

2 27 27 I PP Py F¥ F¥ F¥ JF PF 9 ¥ 9 F¥ F¥ 9 PP FF ¥ Py ¥ F¥ FF P FF

VERTICALMENTE As. Principal.- (18)

HORIZONTALMENTE As. Secundaria.-(20)

/
)

)

)

!VERTICALMENTE As. Principal.-(19)

)

!HORIZONTALMENTE As. Secundaria.-(21)
f

g Py ¥ Fy FF PP I PP F¥ F¥ FF ¥ FF ¥ ¥ ¥ FF JF PFy P Py P9 Fy JFy F¥ P4

Tomar la maxima de cada color!!!

CIMENTACION: ENCEPADO
! As. Principal.- (1) Usamos @ 25 mm ¢/17.5 cm
! As. Secundaria.-(2) Usamos @ 16 mm ¢/30 cm

W Py FF PP P 9 ¥ F¥ F¥ JF¥ 5 PP Y ¥ F¥ o F¥ JFF Py P Py Py F¥ F¥ ¥ P

PILOTES

P9 P9 P9 PP FP F¥ ¥ J¥ 9 PF PF FP F¥ F¥ J JF9 PP PF FP F¥ Fy JF¥ JF I P4

As. Principal.- (26)
As. Estribo.- (27)

|
/
!

Usamos @ 25 mm ¢/17,5 cm  (vertical interior)

Usamos @ 16 mm ¢/20 cm (horizontal interior)

Usamos @ 10 mm C/35 cm (vertical exterior)

Usamos @ 16 mm C/20 cm (horizontal exterior)

Usamos 16 @ 25 mm
Usamos @ 12 mm C/15 cm

262

/

Vo9 09 9 9 ¥ JF 9 JF F¥ PP FP g ¥ P9 PP P FP F9 ¥ J 9 P P9 FF FP



CAPITULO IV
4 APORTE ACADEMICO

“DISENO DE FUNDACION PROFUNDA CON PILOTES”

4.1 Antecedentes

Historicamente, el hombre, ha utilizado la construccion con pilotes, ya sea para protegerlos
de los animales o de guerreros de otras tribus. Uno de los ejemplos mas antiguos es la
ciudad de Venecia, la cual esta construida sobre pilotes de madera en el delta pantanoso del
rio Po. En nuestro medio el pilotaje mas representativo es el que se realiz en el puente

Bicentenario.

Cuando comenzamos a realizar las excavaciones para la ejecucion de una obra, podemos
encontrar con diversas dificultades para ubicar el estrato resistente o firme donde queremos
cimentar. En este proceso se nos presenta la necesidad de apoyar una carga aislada sobre un
terreno no firme, o dificilmente accesible por métodos habituales.

Para solucionar estos tipos de dificultades usamos los pilotes. Se denomina pilote al
elemento constructivo de cimentacion profunda de tipo puntual utilizado en obras, que
permite transmitir las cargas de la superestructura e infraestructura a traves de estratos
flojos e inconsistentes hasta estratos mas profundos con la capacidad de carga suficiente
para soportarlas o bien para repartir estas en un suelo relativamente blando de tal manera

que atraviesen lo suficiente para que permita soportar la estructura con seguridad.
4.2 Marco conceptual del aporte académico.

Principio de funcionamiento:

Los pilotes trasmiten al terreno las cargas que reciben de la estructura mediante una
combinacion de rozamiento lateral o resistencia por fuste y resistencia a la penetracion o
resistencia por punta. Ambas dependen de las caracteristicas del pilote, del terreno y la
combinacion iddnea es el objeto del proyecto.
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Como en todo trabajo relacionado con la ingenieria civil, existe cierto grado de
incertidumbre en la capacidad final de un pilote. Es por esto que buena parte de la
investigacion que se viene desarrollando en este campo tiene que ver con métodos que
permitan hacer un control de calidad a bajo costo del pilotaje antes de aplicar las cargas. El

método mas obvio aunque el mas costoso es hacer una prueba de carga.

Como metodos alternativos podemos mencionar: Pruebas de resonancia, prensa hidraulica

de Osterberg, pruebas de analisis de ondas y pruebas sismicas.

En muchos casos las teorias que permiten estimar la resistencia de fuste y la resistencia de
punta son de tipo empirico. Es decir, son el resultado de un analisis estadistico del
comportamiento de ciertos pilotes en determinadas condiciones de terreno. Por lo tanto, es
sumamente importante conocer el origen y las condiciones bajo las cuales determinadas

férmulas de calculo son validas.

Clasificacion de pilotes

- Pilotes prefabricados
Los pilotes prefabricados también se los conoce por el nombre de pilotes pre moldeados,
estos pertenecen a la categoria de cimentaciones profundas; pueden estar construidos con
concreto armado ordinario o0 con concreto pretensados similares a postes de luz o secciones

metalicas.

Estos pilotes se hincan o clavan verticalmente sobre la superficie del terreno por medio de
golpes, esto mediante un martinete, pala metélica equipada, maquinas a golpe de masas 0
con martillo neumatico esto hace que el elemento descienda, penetrando el terreno, tarea
que se prolonga hasta que se alcanza la profundidad del estrato resistente y se produzca el
"rechazo™ del suelo en caso de ser un pilote que trabaje por "punta”, o de llegar a la
profundidad de disefio, en caso de ser un pilote que trabaje por "friccion”.

Una vez hincado o clavado en el terreno , este ejerce sobre el pilote y en toda su superficie

lateral, una fuerza de adherencia que aumenta al continuar clavando mas pilotes en las
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proximidades, pudiendo conseguir mediante este procedimiento, una consolidacion del

terreno.

- Pilotes in situ
La denominacion se aplica cuando el método constructivo consiste en realizar una
perforacion en el suelo a la cual, una vez terminada, se le colocara un armado en su interior

y posteriormente se rellenara con hormigon.

En ocasiones, el material en el que se est4 cimentando, es un suelo friccionante (como son
arenas, materiales gruesos y limos, los cuales pueden ser considerados como materiales
friccionantes ya que al poseer una estructura cohesiva tan fragil, cualquier movimiento
como el que produce la broca, util al perforar o la simple presencia de agua en el suelo
entre otros, hace que se rompa dicha cohesion y el material trabaje como un suelo
friccionante), es por ello que se presentan desmoronamientos en el interior de las paredes
de la perforacion; a este fendmeno se le denomina "caidos", es por ello que se recurre a

diversos metodos para evitar que se presente.

Por la forma de ejecucion del vaciado, se distinguen basicamente dos tipos de pilotes: Los
de extraccion y los de desplazamiento. Un pilote de extraccion se realiza extrayendo el
terreno, mientras que el de desplazamiento se ejecuta compactandolo. En ambos casos se
utilizan diferentes técnicas para mantener la estabilidad de las paredes de la excavacion.

Mecanismo de transferencia de carga

El mecanismo de carga de un pilote al suelo es complicado. Para, entenderlo se debe
considerar la longitud L, como se muestra en la figura 32 a. La carga sobre el pilote se
incrementa gradualmente de cero a Q(z=0) en la superficie del terreno. Parte de esta carga
sera resistido por la friccion lateral, Q1, desarrollada a lo largo del fuste y parte por el suelo
debajo de la punta del pilote, Q2 ;Como estan relacionadas Q1 y Q2 con la carga total? Si
se efectlan mediciones para obtener la carga Q(z) tomada por el fuste del pilote a cualquier
profundidad z, la naturaleza de la variacion sera como lo muestra la curva 1 de la figura 32
b
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FIGURA N°32 Transferencia de carga en pilotes.

™ [1 ;I 3= ()
a. 8 — b,
A 0}
!-'——Q;—'-|-‘—Q.—"f

Fuente: Principios de cimentaciones Braja M. Das

Capacidad de carga
La capacidad de carga ultima Qu de un pilote se expresa como:
Qu=Qp+Qs

Donde:
Qp=
Qs =

Capacidad de carga de la punta del pilote
Resistencia por friccion (superficial) generada en la interfaz suelo — pilote

Capacidad de carga por Punta (Qp)

Para cimentaciones superficiales se tiene la ecuacion dada por Terzaghi para calcular la

capacidad ultima de carga:
qu =¢".Nc*+q.Ng*+y.D.Ny

Donde:
¢’= cohesion del suelo

v = peso especifico del suelo

D = ancho de la cimentacion
Nc*, Ng*, Ny* son los factores de capacidad de carga que influyen los factores necesarios

de forma y profundidad. Aunque para pilotes estos valores seran diferentes.
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Como el ancho D de un pilote es relativamente pequefio, el término YDNy* se cancela del
lado derecho de la ecuacion entonces tenemos:
gp=c".Nc*+q".Nq
El término q fue sustituido por q’ para indicar un esfuerzo vertical efectivo. Por lo tanto la
carga de punta de pilote es:
Qp=Ap.gp=Ap(c".Nc*+a".Ng*)

Donde: )
Ap = Area de la punta del pilote

gp = Resistencia unitaria de punta
Resistencia por friccion, Qs

La resistencia por friccidn superficial de un pilote se expresa como:
Donde:
p = Perimetro de la seccion del pilote
AL = Longitud incremental del pilote sobre la cual p y f se consideran constantes

f = Resistencia unitaria por friccion a cualquier profundidad z

Correlaciones empiricas segin Coyle y Castello (1981), propuso que: Una manera sencilla
para determinar la resistencia por friccion a partir de los datos obtenidos en experiencia de

campo, expresada en la siguiente ecuacion.

Qs = (K.ov.tans).p.L
Donde:
o v=Presion de sobrecarga efectiva promedio.
& = Angulo de friccion entre el suelo y el pilote = 0.8¢

p = Perimetro de la seccion del pilote.

El coeficiente K de presion lateral de tierra, que fue determinado por observaciones de

campo, se muestra en la figura N° 33.
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FIGURA N° 33 Coeficiente de presion de tierra

0.15 02 1.0 2 5
0

TH

,0 | ,7'."/,0/
; a/ “‘f A

Relacidn de empotramiento , L/D
&
— \
.
i

JAH/

= iV 1

Fuente: Principio de cimentaciones Braja M. Das
Eficiencia en grupo de pilotes

La determinacion de la capacidad de carga de grupos de pilotes es extremadamente
complicada y no se ha resuelto atn plenamente. Cuando los pilotes se colocan cerca uno de
otro, una suposicién razonable es que los esfuerzos transmitidos por los pilotes al suelo se
traslaparan, reduciendo la capacidad de carga de los pilotes. ldealmente, deberian
espaciarse de manera que la capacidad de carga del grupo no fuese menor que la suma de
las capacidades de carga de los pilotes individuales. En la practica, el espaciamiento, d,
minimo centro a centro es de 2.5D y en situaciones ordinarias, es aproximadamente de 3 a
3.5D.

La eficiencia de la capacidad de carga de un grupo de pilotes se define como:

u
n:QM)
2.Qu
Donde: n = Eficiencia del grupo.
Qg(u) = Capacidad ultima de carga del grupo de pilotes.

Qu = Capacidad ultima de carga de cada pilote sin el efecto del grupo.
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Muchos ingenieros estructuristas usan un analisis simplificado para obtener la eficiencia del
grupo de pilotes de friccidn, particularmente en arena. Este andlisis se explica con ayuda de
la figura N° 40 y 41 (Pag. 281, 282). Dependiendo de sus espaciamientos dentro del grupo,
los pilotes acttan de dos maneras: (1) como un bloque con dimensiones Lg x Bg x L O (2)
como pilotes individuales. Si los pilotes actian como un bloque, la capacidad por friccion
es forom*Pg*L=Qg(u). (Nota: pg = perimetro de la seccion transversal del bloque =
2.(n1+n2-2).d+4.D y fprom = resistencia por friccion unitaria promedio), similarmente, para
cada pilote actuando individualmente, Qu =p.L. fyom (NoOta: p = perimetro de la seccion

transversal de cada pilote) se tiene entonces.

_ 2(n1+n2-2)d +4D
pnin2

De la ecuacion, si el espaciamiento, d, centro a centro es suficientemente grande, n > 1. En
ese caso, los pilotes se comportardn como pilotes individuales. Entonces, en la practica. Si

n<1

Qg(u) =7.> Qu
Y,Sin>1

Qg(u)=>'Qu

4.3 Alcance del aporte académico.

El presente aporte académico pretende profundizar los conocimientos adquiridos en las
materias de fundaciones y mecanica de suelos, en el tema “fundaciones profundas
(pilotaje)”, dictadas en la carrera de Ingenieria Civil, por lo cual este trabajo pretende
despertar en los estudiantes el interés investigativo del tema, necesario para el ejercicio
profesional. Actualmente en nuestro medio se desarrollan estructuras de gran envergadura,
se tiene presente suelos de baja resistencia, lo que con lleva a la ejecucion de fundaciones

profundas. Por lo que el alcance del aporte académico es:

“Complementar los conocimientos de fundaciones profundas en la carrera de

ingeniera civil, con el disefio de pilotes.”
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4.4.- Disefio de pilotes

Para el disefio de los pilotes se debe analizar el grupo de cargas que sea mas desfavorable.
Longitud del estribo= 520 m
BR frenado  se——fef

Fa
o
e
— DC + DW + LL
E— Superestructura
e
<
-
<
-
<
<
<
-
<
-
e DC estribo
-
—®  EV
e
e
m
<
e
—e T €
o— S8
PDC PDC
Nota: el brazo esta medido desde Xc
FUERZA CARGA Brazo Momento Descripcion
kg/m m kg*m
Vv DC = 13869| -0.01 -118.02 Peso Propio Estribo |+
_ Presion verticar del peso
V EV = 5655 -0.56 -3142.00 propio del suelo de relleno
Vv PDC = 30449 Peso Propio del pilote |+
EDC = 23400 Peso propio del encepado
: Fo= 3211 500 | 1605494829 | "remelEERe L
H _ Componente horizontal del
EH.,=| 25145 333 | 83815.0913 et torvonal 1 -
V HL-93= 10975] 0.09 Carga Viva +
H BR = 711 8385.28 Fuerza de Frenado )
v RDC=| 20627| 0.09 1854 e |+
Vv . .
RDW = 4676 0.09 420 Peso propio de accesorios |+
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Tomando en cuenta el camion sobre el estribo

Sumatoria de fuerzas verticales Momentos totales
Yfv = 55802.03 kg Mt = 107269.1 kg*m
S (fv*x)
Xe==—"— Xc= 072 m
> (fv)
Mt
- e= 192 m
> (fv)
distancia desde el punto A hasta el centro del encepado
1.20 m a la derecha del punto A

Sin tomar en cuenta el camion

sumatoria de fuerzas verticales Momentos totales
Sfv = 44826.79 kg SM = 107269.1 kg*m
fv*x
Xc _ (v Xc= 0.74186 m
> (fv)
Mt
e= e= 239 m
> (fv)
distancia desde el punto A hasta el centro del encepado
1.65m a la derecha del punto A

Final mente asumimos que la distancia entre el centro del encepado y el punto A es igual al
promedio de los dos casos, entonces:

1.43 m

0.82m 4.68 m

143 m
150 m

3.25m

3.25m
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Distribucion de cargas a los pilotes
La distribucidn se realizara distribuyendo las cargas a lo largo del encepado y tomando un

tramo para el analisis.
~— 65m
T Rvu 7/

25m

RESISTENCIA I:
Tomando en cuenta el camion sobre el estribo

U =125.DC + 1,5.DW +1,5.EH + 135.EV + 1,75.(LL + BR + L5) + W4

Fvu = 158760.25 kg/m Fuerza Resultante moyorada
Rvu = 396900.6 kg Resultante de las fuerzas para el tramo
|
396900.6 kg,
3.03m e=0.22m
ENCEPADO

Debido al encepado las cargas se transmiten a los pilotes de la siguiente forma.

32638.16 kg 28423.48 kg
Fpl Fp2 Fp3
0.75m 2.50 m 250 m 0.75m
4 L L L L
1 /1 /1 /1 /1
Entonces:
Fpl= 52369.1 kg Fp2 = 85104.7 kg Fp3= 47408 kg
Tomo el mayor = 85104.7 kg
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RESISTENCIA I:
sin tomar en cuenta el camidn

U =125.DC + 1,5.DW +1,5.EH + 135.EV + 1,75.(LL + BR + L5) + W4

Fvu = 139553.58 kg/m Fuerza Resultante moyorada
Rvu = 348884.0 kg Resultante de las fuerzas para el tramo
348884.0 kg
3.47Tm
ENCEPADO

Debido al encepado las cargas se transmiten a los pilotes de Ia siguiente forma.

24984.83 kg 28689.62 kg
Fpl Fp2 Fp3
&75 m 2.50m P 2.50m VO'75 m.
1 /1 /1 /1 /7
Entonces:
Fpl= 41358 kg Fp2 = 65356.3 kg Fp3= 45686 kg
Tomé el mayor = 65356.3 kg
FINALMENTE considero6 el mayor de cada caso Fp = 85104.7 kg

Célculo de la capacidad del pilote

La capacidad de carga ultima Qu de un pilote esta dada por la ecuacién

Qu=0Qp+Qs
Donde:
Qp = capacidad de carga de la punta del pilote
Qs = Resistencia por friccion (superficial) generada en la interfaz suelo -
pilote
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En nuestro caso Qp = 0 ya que nuestro suelo es de muy bajas caracteristicas resistentes por
que solo se tomara en cuenta la resistencia por friccion superficial

Qu=Qs

Resistencia por friccion (Qs)
Coyle y Castello (1981), propuesieron que:

|Qs = K.00".tan(&) pl |

Donde:
K = Coeficiente de presion efectiva de tierra Figura N°39
= Presion de sobrecarga efectiva promedio
50 = Angulo de friccion entre suelo y pilote = 0,8.8
ép = Perimetro del pitole (m)
| = Longitud del pilote (m)
FIGURA N°38 Caracteristicas del terreno
000 m
:E E: :E :E 112 m Cobertura Superficial: @radm-0,9C kg cm2
5 P ysat = 1710Kg/m3 h1=251m
et m limn ron Arena Griesa- (Tadm=1,10 kg/em2
@'=20°
y sat= 1890 kg/m3
h2=14.00 m
| imno con Arena Fma- cradm=00 S0 kg/r:m?
T 13.90 m
Fuente: Informe de Estudio Geofisico (Ing. Ricardo Cox)
Presion de sobrecarga efectiva promedio |00 =hly +h2jsat—h2* |
Donde:

yw = peso especifico del agua

_ 2
-5 = 16752.1 kg/m

Angulo de friccion entre suelo y pilote
E=084
$ = 2

314 m
14.00 m

_— O
I
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Coeficiente de presion efectiva de tierra

K =14.(1—seng)|
K= 0.78

Finalmente para un pilote: Qs = 255873 kg

Eficiencia de grupo
La eficiencia de la capiacidad de carga de un grupo de pilotes se define como
_ Q)
Donde: T"3qu
n = Eficiencia del grupo
Qg(u) = Capacidad ultima de carga del grupo de pilotes
>Qu = Capacidad ultima de carga de cada pilote sin el efecto del grupo

Muchos ingenieros estructuristas usan un andlisis simplificado para obtener la eficiencia
del grupo de pilotes de friccion
FIGURA N°40 Eficiencia de grupo

Fuente: Principios de ingenieria de Fundaciones Braja M.
este tipo de analisis se explica con ayuda de la Figura N°2
FIGURA N°41 Eficiencia de grupo

Capuchan de Jos pilotes
Seccun

Plamia F_d___"i'"__i:; Nota:
T 'i i T Lg > Bg
e e @

s o o *

fe—d —sp—d—
Fuente: Principios de ingenieria de Fundaciones Braja M.
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entonces la eficiencia de grupo se calcula con la siguiente formula:
~ 2(n1+n2—2)d +4D

pnin2
Donde: nl= 3 Numero de pilotes en direccion Lg
n2 = 2 Numero de pilotes en direccion Bg

d= 250m Separacion entre pilotes
p= 3.14m Perimetro pilote
D= 1.00m Diémetro del pilote

n= 1.00

Si el espaciamiento centro a centro, d, es suficientemente grande, n>1. En ese caso, los pilotes se
comportaran como pilotes individuales. Entonces, en la practica, si n<1, se afecta al valor de Qu
caso contrario se mantiene el valor de Qu.

En nuestro caso como n>1 entonces no se afecta.

Y como:

FS=3 Factor de seguridad de 2,5 - 4

Qs Qu= 85291 kg

FS
Qg(u) =72 Qu

Qg(u)= 511747

Comprobacién

511747 > 510628 CUMPLE

Célculo Armadura del encepado

Para el calculo del encepado se debe tener en cuenta que existen dos tipos flexibles y
rigidos en funcion a la siguiente condicion.

si el velo no supera en cualquier direccion no supera el doble del canto total (v<2h) se
consideran encepados rigido caso contrario encepados flexiblesa.

v= 393 m y 2h= 300 m

entonces: 3.93 < 3.00
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Como no cuple la condicion se considera un encepado flexible.

para nuestro calculo se tomara en cuenta las recomendaciones del libro de HORMIGON
ARMADO de Jimenez Montoya que nos indica.

la armadura se determina en las secciones 1-1 distanciadas del soporte (pilote exterior)
hasta 0.15 de t1

V vi=3.93m ‘

0.15m \

1=1.00m h=150m

i

El Momento de célculo en las seccion 1-1 es

Mod = %.b.(vl)z
donde: Nd = Resultante de las cargas | Nd
6l = —
ol = 244247 kg/m® ab

Entonces
Mod = 470773 kg*m
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Disefio por Flexion: (As)

DATOS:
h= 150.00 cm d=h—rec——
b= 250 cm :
recub= 500 cm Asumo;
d= 143.75 cm = 25 mm
@= 0.90 Paraflexion
fc= 210  kglem?
fy= 4200  kg/cm®
{
1=d1- |'L—z.,bL44. 2| a= 840 cm
q fba
_ 085.f',.b.a ,
Armadura necesaria = A, =f— As= 89.25 cm
Armadura por Temperatura: A=A Ast= 64.69 cm?
Entonces usamos: As= 8925 cm2
@ (mm) 8 10 12 16 20 25
Sep. (cm)| 1.41 2.20 3.17 5.63 8.80 13.75
Minima separacion de la Armadura; Shin> 380 cm
As. Principal.- Usamos @ 25 mm c¢/15 cm

Armadura secundaria

En el libro de Hormigon armado de Jimenez Montoya recomienda la disposicion de
armadura secundaria horizontal de 1/4 de la armadura Principal, y de la mismo manera una
armadura secundaria vertical formada por cercos atando la armadura principal. Cuya
disposicin sera de acuerdo al siguiente esquema.

— 7

ARADURA =X

PRINGIFAL —it
= ¥ .

FIGURA N°42 Distribucion de armadura en encepados
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PRIMCIPAL

Fuente: Hormigdn Armado Jimenez Montoya

entonces As sec = 223 com’
@ (mm) 8 10 12 16 | 20 25
Sep. (cm)| 5.63 8.80 1267 | 2253 | 35.20 | 55.00
Minima separacion de la Armadura; Spin2 #REF! cm

As. Secundaria.-

Usamos @ 16 mm c/22.5 cm
Verificacion a Corte:

v, <0.V,
Vu = 40486.3 kg

H

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.
Vn = Resistencia nominal al cortante.

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por acero de refuerzo.
Célculo de la Tensién Cortante:

@= 090 paracorte LRFD 5.5.4.2
v,
o =
Vy = o bd Vu 1.25 Kkg/cm2
El concreto resiste:
v, <053.4f.| Ve= 7.68 kglcm2
CONDICION: v, = 0.V,
Entonces.- 1.25 <

7.68
No requiere refuerzo por cortante
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Célculo de la armadura de pilotes

Se ha establecido la armadura, de acuerdo a la siguiente seccion del ACI:

- 10.9.1 “El éarea del acero de refuerzo longitudinal para elementos no compuestos sujetos
a compresion, no debe ser menor de 0.01, ni mayor que 0.8 veces el area total de la
seccion”.

por lo tanto
|Aslong =0.01*Ag|
Donde:
Ag = Area de la seccion del pilote.
Entonces:

Ag= 7853.98 cm’

As= 7854 cm’
Luego se procede al célculo de varillas del pilote de acuerdo al ACI:

- Seccion 10.9.2 “El acero de refuerzo longitudinal minimo en elementos sujetos a
compresion, debe ser de 4 varillas dentro de los anillo circulares o rectangulares, 3 varillas
dentro de anillos triangulares, y 6 varillas confinadas por espiral”

Para esta seccion tomaremos como minimo 16 varillas longitudinales de diametro 25 mm.
= 25 mm N varillas = 16
Ascal= 7854 cm’

As. Principal.- Usamos 16 @ 25 mm

Luego se realiza el célculo de la longitud de desarrollo que se anclara entre la zapata y el
pilote de la siguiente manera:

ACI Seccion 12.3 “Longitud de desarrollo de varillas corrugadas™, subseccion 12.3.2 “La
longitud de desarrollo basica debe ser (0.075 db f'y) / Vf'c. Ademas no deber ser menor de
20 cm, seccion 12.3.1.

:0.075 d,b Fy > 20 ¢m
JTc

Ld= 5434 > 20cm

Ld

Entonces tomo 54.34 cm

Para finalizar se procede al calculo del acero de los estribos segin ACI seccion 7.10.5.1
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“Todas las barras no preesforzadas deben estar confinadas por medio de estribos
transversales de por lo menos @10 mm, para barras longitudinales @32 mm o menores”.
Estribo @= 12 mm

El traslape del estribo de espiral segun el ACI seccion 7.10.5.2 "El espaciamiento vertical
de los estribos no debe exceder 16 diametros de barra longitudinal, 48 diametros de barra o
alambre de los estribos, o la menor dimensién del elemento sometido a compresion".
7.10.5.3 "Los estribos deben disponerse de tal forma que cada barra longitudinal de
esquina y barra alterna tenga apoyo lateral proporcionado por la esquina de un estribo con
un angulo interior no mayor de 135°, y ninguna barra longitudinal debe estar separada a
mas de 150 mm libres de una barra apoyada lateralmente. Cuando la barras longitudinales
estén localizadas alrededor del perimetro de un circulo, se permite el uso de un estribo
circular completo™.

16*@long = 40.0 cm
48*@estr = 57.6 cm elijoel menorS= 15.0cm
Radio seccion = 50.0 cm

S=15.0cm

As. Estribos.- Usamos @ 12 mm C/15 cm
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4.5 Conclusiones y recomendaciones

45.1 Conclusiones

+ Una vez finalizado con el disefio de pilotes, se evidencié la necesidad
de obtener conocimientos de cimentaciones profundas.

+ Para poder ubicar y calcular la longitud de los pilotes, se lo
materializo segun las recomendaciones para el tipo de suelo que se
presento en el proyecto.

+ Se debe tomar en cuenta para el disefio adoptar diametros comerciales
disponibles en nuestro medio.

+ También concluimos que es muy necesario profundizar temas
relacionados a las fundaciones profundas dentro de las materias de
fundaciones y mecéanica de suelos, para lograr una formacion
completa de los estudiantes de la carrera de Ingenieria Civil.

+ Para el disefio de pilotes se presisé de conocimientos adicionales de
mecanica de suelos.

+ La investigacion es una poderosa arma para el crecimiento profesional

constante.
45.2 Recomendaciones

+ Se recomienda investigar e implementar en el disefio dimensiones
comerciales en funcion a la maquinaria disponible en nuestro medio.

+ Es necesario analizar el lugar de emplazamiento del proyecto y sus
accesos, ya que en funcion a estos criterios se decidira el tipo de pilote
a utilizar.

+ Es muy importante conocer las caracteristicas del terreno a
profundidades mayores a las normales para poder ubicar y calcular la

longitud de los pilotes.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Conclusiones

Una vez concluido con el disefio estructural del puente vehicular “El Vado” se logro el

cumplimiento de los objetivos y se llego a las siguientes conclusiones:

v

Con el levantamiento topogréafico se logro cubrir toda la superficie requerida
para el disefio estructural, como asi el poder ubicar la nueva variante y definir
los accesos al puente, ademas del calculo de volumenes de corte y de relleno.
Con el estudio hidrologico de la cuenca del rio San Telmo se determino el
caudal y tirante maximo, también la altura de socavacion.

Realizado el estudio de suelos se encontré que el suelo cercano a la superficie
contaba con una resistencia mayor que al suelo mas profundo, que de haberse
realizado un estudio superficial no podriamos apreciar esta situacion muy
importante.

El barandado que se disefid, es de tipo peatonal cumpliendo con las
especificaciones de la norma AASHTO — LRFD 2004, buscando la seguridad
de los peatones, que fue complementada con el disefio de un bordillo de altura
considerable para evitar el descarrilamiento de los vehiculos y eludir
accidentes en el puente.

Para el disefio del ancho de calzada de la acera, por el cual circularan las
personas, se hiso caso a las recomendaciones del libro “El Arte de Proyectar
en la Arquitectura” de Neufert, considerando la circulacion de una persona
con un bolso.

La superestructura disefiada como un puente viga losa, la losa se analiz6
mediante condiciones estaticas buscando optimizar su seccion, para lo cual se
realiz6, un espaciamiento adecuado entre vigas, tratando de igualar el
momento positivo con el momento negativo en la losa. En las vigas se
verificO que sus esfuerzos admisibles tanto en tiempo cero como en tiempo

infinito cumplan sus respectivas condiciones, ademas de determinar la fuerza
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de pretensado, el numero de torones, célculo de pérdidas, armadura pasiva,
armadura de piel y armadura de las alas.

v La infraestructura esta compuesta por dos estribos simétricos en ambas
margenes del rio, ubicados de manera que no provoquen estrangulamiento ni
desborde del rio, ademas que se dimensiond buscando optimizar su seccion,
en cuanto a su altura se tomo en cuenta la socavacion, tirante maximo, borde
libre, altura de la viga y altura de la losa.

v La disposicion de armaduras en la infraestructura se optimizo, ya que el
calculo de la misma se realizd por secciones, uniformizando de mejor manera,
para que fuese constructiva.

v La fundacion se realizé mediante el calculo de disefio de pilotes.

v Se colocd estructuras de proteccidn tanto aleros como gaviones. Los gaviones
se colocaron solo en una margen ya que la otra cuanta con proteccion natural
del terreno con una pantalla de arcilla consolidada.

v Con el disefio estructural del puente vehicular “El Vado” la comunidad de San
Telmo y el Gobierno Autonomo Municipal de Padcaya se beneficiaran con el
proyecto a disposicion para su adecuacion, complementacién y posterior
ejecucion.

v Este disefio de llegar a construirse facilitard la transitabilidad del trafico
vehicular, especialmente para la comercializacién de productos agricolas,
principal actividad econémica de la zona, hacia las fuentes de abastecimiento
tanto de Bermejo como de Tarija y dard mayor comodidad a los peatones que

transitan esta via.

Recomendaciones.

v" Un buen estudio hidrol6gico es fundamental para tener datos claros, ademas de
comprobarlos en campo, es decir buscar en campo o consultar con los lugarefios el
nivel maximo registrado en el lecho, asi poder tener un punto de comparacion con

nuestro trabajo en gabinete y estar seguros de que nuestro calculos son coherentes.
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En el disefio del ancho de la acera es importante, el lugar de emplazamiento del
puente, ya que en vias urbanas se necesita un ancho mayor que en vias rurales por
la diferencia de trafico peatonal.

Para el disefio de la losa es importante tratar de optimizar la separacion entre las
vigas ya que de estas depende los momentos producidos en la losa, buscar siempre
que los momentos positivos sean iguales a los momentos negativos asi se
optimizara la armadura.

En las vigas pretensadas es importante el calculo de la fuerza inicial de pretensado,
tener en cuenta que la cantidad de torones sea comercial, para evitar problemas
durante la construccion del mismo, también se recomienda realizar el analisis de
pérdidas de pretensado por varios métodos, para realizar una comparacion entre
ellos y verificar que nuestros calculos estén correctos al no haber variaciones de
consideracion entre métodos.

En los estribos es importante tomar en cuenta el pre dimensionamiento
recomendado por la bibliografia ya que estos estan dirigidos a optimizar la seccién
siempre y cuando cumplan con las condiciones de resistencia.

Se recomienda la elaboracién de una norma nacional para el disefio de puentes
acorde con nuestra realidad, ya que nuestro pais no cuenta con ninguna disposicién

legal al respecto.
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