CAPITULO 1.
ANTECEDENTES

1.1. El Problema
1.1.1. Planteamiento

Por medio de la comunidad Corana Sud pasa el Rio Corana dividiendo la comunidad en dos
sectores, que se conectan vialmente (entre ellos y el resto del departamento) a través de
brechas improvisadas sobre el lecho del rio, por donde los comunarios transitan para realizar

sus actividades diarias.

En épocas de lluvia el tirante del Rio Corana crece de manera considerable, impidiendo el
paso de peatones y vehiculos, aislando temporalmente a los comunarios de la zona. Ademas,
el desborde por crecidas genera dafios en las vias de acceso a las riberas del rio; por:
desprendimiento de material, obstaculizacion por objetos, saturacion del suelo, etc., que

alargan esta interrupcion de libre transito durante varios dias posteriores a la crecida del rio.

La interrupcién del libre transito en épocas de lluvia es un problema para la comunidad de
Corana Sud, que provoca; que los estudiantes no lleguen a sus unidades educativas, que las
personas que requieran atencion médica no lleguen a los centros de salud, que los comunarios

no puedan sacar la produccion local a los diferentes centros de abasto del departamento, etc.

Este problema disminuye la calidad de vida de los residentes ademéas de generar pérdidas
econdmicas que frenan el desarrollo de la comunidad y por ende del departamento de Tarija,

por tanto, es necesario implementar una obra civil que solucione este problema.
1.1.2. Formulacion

Se sabe que los puentes son estructuras que solucionan de manera eficiente estos problemas

de comunicacion vial, lo que nos lleva a la siguiente pregunta.

¢un puente permitird el libre transito de los residentes de la comunicad Corana Sud en

situaciones de crecida del Rio Corana?

Los puentes son estructuras disefiadas y construidas para salvar obstaculos naturales y/o

creados por el hombre, por tanto, la implementacion de un puente permitiria garantizar el



transito (vehicular y peatonal) libre y seguro de los residentes de la comunidad de Corana

Sud en cualquier época del afio, sin importar las condiciones hidraulicas del Rio Corana.
1.1.3. Sistematizacion

Para la construccion de un puente, se debe tener antes un disefio estructural que garantice una
estructura econémica, funcional, segura, y que cumpla, con las necesidades de los residentes

de la comunidad de Corana Sud.
1.1.4. Delimitacion

La solucion planteada para este problema, es el disefio y construccion de un puente que
permita el libre transito de manera seguray en cualquier época del afio. Por tanto, el presente
proyecto estard abocado al disefio estructural del puente denominado “Puente Vehicular

Corana Sud” que tiene las siguientes caracteristicas:

= Ubicacion. - Comunidad de Corana Sud

= Tipo de Estructura. - Puente tipo viga losa de hormigdn pretensado.

= Numero de Carriles. - Dos carriles.

= Longitud. - 30.60 metros de longitud.

= Sistema Estructural. - Estructura simplemente apoyada con tablero de hormigén armado
sobre vigas de hormigon pretensado.

= Tipo de Fundacion. - Fundacidn directa tipo muro de contencién.

Para lograr lo mencionado seran necesarios los siguientes estudios:

= Analisis hidrolégico de la zona.
= Estudios geologicos de la zona.
= Disefio estructural del puente segin la norma AASHTO LRFD 2004.

1.2. Objetivos
1.2.1. General

= Disefiar un puente tipo viga losa de hormigon pretensado para la comunidad de Corana
Sud, que cumpla con los requerimientos de funcionalidad, durabilidad, economia y
seguridad para sus usuarios, en base a la norma AASHTO LRFD Bridge Design
Specifications -2004.



1.2.2. Especifico

= Analizar las condiciones hidrologicas e hidraulicas en la zona de emplazamiento del
puente para garantizar la seguridad de la estructura durante épocas de crecida.

= Analizar las condiciones geoldgicas del suelo de fundacién en el lugar de emplazamiento
del puente para garantizar la estabilidad del mismo.

= Clasificar el macizo rocoso del suelo de fundacion a partir del método de clasificacion de
macizos rocosos RMR de Bieniawski.

= Aplicar los requisitos de disefio de la norma AASTHO-LRFD BRIDGE DESIGN
SPECIFICATIONS 2004 para el disefio de la superestructura e infraestructura del puente.

= Estimar el presupuesto general de la obra a partir de un estudio de precios unitarios para
cada item requerido.

= Detallar las especificaciones técnicas requeridas para cada item.

= Determinar el plazo maximo de ejecucion para la construccion del puente.

1.3. Justificacion
1.3.1. Académica

La Universidad Auténoma Juan Misael Saracho esta comprometida con su pueblo en todo
aspecto, parte de este compromiso consiste en que sus estudiantes realicen un aporte

académico a la sociedad como parte de su titulacién.

Se busca aplicar todos los conocimientos adquiridos durante los estudios universitarios para
asi fortalecer los mismos mediante la identificacién de un problema real y la formulacién de

una solucion factible. En este caso el disefio de puente.
1.3.2. Técnica

La estructura mas efectiva para atravesar grandes depresiones topograficas o cauces son 1os
puentes, es por ello que, para la solucion del problema planteado se preve disefiar un puente
de 30.60 metros de longitud, para esta longitud se recomienda un puente tipo viga losa que
ademas sea de hormigdn pretensado para evitar asi apoyos intermedios. Todo esto bajo la
norma AASHTO LRFD Bridge Design Specifications-2004.



1.3.3. Social

La evolucion de la sociedad se caracteriza por mejorar la calidad de vida de sus ciudadanos,
y este caso no es la excepcion, pues el plantear un puente como solucion a las dificultades
que tienen los comunarios de Corana para trasladarse libremente mejorara su calidad de vida
en muchos aspectos, ademas de garantizar su desarrollo mediante el facil traslado de la
produccion agricola de la zona en cualquier época del afio, se garantizard también el libre

transito de sus comunarios cuando estos asi los dispongan, por ejemplo emergencias de salud.
1.4. Marcos de Referencia
1.4.1. Teobrico

Bolivia no cuenta oficialmente con una norma para el disefio y construccion de puentes, esta
situacion obliga a que sus profesionales acudan a normas de otros paises para dicho fin.
Estados Unidos es un referente mundial en cuanto a normas se refiere, y las normas de disefio
de puentes no son la excepcion. Por ende, la referencia tedrica para nuestro caso serd lo norma
estadounidense para el disefio de puentes AASTHO-LRFD BRIDGE DESIGN
SPECIFICATIONS 2004.

1.4.2. Conceptual

Para lograr los objetivos planteados, podremos usar y/o combinar muchos de los conceptos

adquiridos a lo largo de la carrera, entre los mas relevantes tenemos:

= Conceptos de disefio en Hormigon Pretensado, que consisten en el disefio y construccion
de elementos estructurales sometidos intencionalmente a pre esfuerzos axiales, que
mejoran la respuesta estructural de los mismos.

= Conceptos de disefio en Hormigdn Armado, que consiste en el disefio y construccion de
elementos estructurales reforzados con barras de acero, que mejoran la respuesta
estructural a traccion del hormigon.

= Conocimientos en la estimacion y manejo de los recursos hidricos, en base a la estimacion
del nivel de aguas maximas extraordinarias, socavacion, etc. Para garantizar la

estabilidad, funcionalidad y durabilidad del puente.



1.4.3. Espacial

El disefio del puente “Corana Sud” sera realizado para la comunidad de “Corana Sud”,
comunidad de la provincia Méndez del departamento de Tarija, que se encuentra
aproximadamente a 20 km de San Lorenzo (capital de la provincia Méndez). Se adjunta una

imagen de la ubicacion espacial del proyecto en el AnexoA.4.

1.4.4. Temporal
Disefio realizado en la gestion 2021, al cursar la materia Proyecto de Grado 2 (Civ-502).
1.5. Alcance

Este proyecto busca realizar estudios geoldgicos, hidroldgicos e hidraulicos en la zona, y
obtener asi informacion de partida para el disefio estructural de un puente vehicular de tipo
viga losa de hormigon pretensado que sea seguro, funcional, econémico, durable. Todo esto

bajo los requerimientos de la norma AASHTO LRFD Bridge Design Specifications 2004.
1.6. Resultados A Lograr

Con el disefio y construccion del puente vehicular “Corana Sud”, se busca garantizar el
transito ininterrumpido de los residentes de la zona, en cualquier época del afio y cualquier

condicion hidraulica del Rio Corana.
1.7. Aporte Académico

Como aporte académico se realiza una clasificacion de los macizos rocosos que serviran de
fundacion para el puente, clasificacion en base al método RMR de Bieniawski. Se opta por
este tema como aporte académico al observar que en el departamento de Tarija no se tiene
conceptos claros para determinar técnicamente la respuesta de un suelo rocoso como suelo
de fundacion, y se asume de pleno que simplemente por ser roca se trata de una buena zona
para fundar estructuras. Esta aseveracion puede ser peligrosa, ya que las buenas
caracteristicas como fundacion de un macizo rocoso no dependen solo de la resistencia a
compresion del mismo, sino también de parametros como; nivel de fracturacion, separacién
entre diaclasas, etc. Que en algunas situaciones terminan siendo mas influyentes que le

resistencia misma.



CAPITULO 2.
MARCO TEORICO

2.1. Puentes
2.1.1. Definicion

Los puentes se pueden definir como estructuras civiles disefiadas y construidas con el fin de
salvar obstaculos, ya sean artificiales y/o creados por el hombre. Su disefio y célculo
pertenecen a la ingenieria estructural, siendo numerosos los tipos de puente aplicados a lo

largo de la historia. Algunos de los parametros base de los puentes son:

= Longitud. - Es la distancia medida entre las juntas de dilatacion, corresponde a la
dimensién real del puente proyectada en los planos constructivos.

= Luz. - Es la distancia medida entre los ejes de los apoyos de las vigas del puente que
busca obtener la distancia del vuelo de las vigas libres de apoyos intermedios. Esta es

la dimensidn que realmente se usa para el calculo estructural del puente.

2.1.2. Clasificacion

2.1.2.1. Seguin su Longitud.

Puentes menores (Luces de vano entre 6 a 50 metros).

Puentes mayores (Luces de vano mayores a los 50 metros).

Alcantarillas (Luces de vano menores a 6 metros).

2.1.2.2. Segun su Utilidad.

= Puentes peatonales.
= Puentes camineros.
= Puentes ferroviarios.

= Puentes para el paso de elementes de servicio (canales, oleoductos, etc.).

2.1.2.3. Segun el Material.

Puentes de madera.

Puentes de hormigon armado.

Puentes de hormigon postensado.



Puentes metélicos.

Puentes compuestos.

2.1.2.4. Segun la Ubicacion del Tablero.

Puentes de tablero inferior.

Puentes de tablero superior.

2.1.2.5. Segun el Tipo de Sistema Estructural.
2.1.2.5.1. Puente Losa.

Son puentes cuya estructura principal es el tablero, y segun la disposicion de la armadura del

tablero podemos clasificarlos en:

2.1.2.5.1.1. Armadura Principal Paralela Al Tréfico.

Son puentes que se pueden construir en tramos menores (longitudes de hasta 8 metros), donde

la armadura principal se dispone en la direccion del transito.

2.1.2.5.1.2. Armadura Principal Transversal Al Tréfico.

Estos tipos de tableros se dan cuando el tramo de cruce es demasiado corto, pero
transversalmente tenemos un ancho considerable que por lo general se presenta en las

alcantarillas, aunque también se presentan en los tableros de los puentes viga losa.
2.1.2.5.2. Puente Viga Losa.

Son puentes que ademas de un tablero cuentan con vigas para soportar las cargas, son usados
entre luces de 10 metros hasta 40 o 45 metros si se usan vigas postensadas (Figura 1), en

algunas ocasiones requieren pilotes intermedios cuando los puentes son demasiado largos.
2.1.2.5.3. Puentes Aporticados.

El tablero es solidario y monolitico generalmente con los pilares y/o estribos formando
porticos especiales. EI modelo sencillo de portico plano se consigue asimilando la seccion
del tablero a la seccion de una viga y las secciones de los pilares a las secciones de las

columnas del portico, constituyendo entonces un pértico plano (Figura 2).



2.1.2.5.4. Puente en Arco.

En este caso la estructura principal es el arco (Figura 3), la caracteristica principal del arco
es que gracias a su forma transmite gran parte de las cargas en forma de compresion. Debe
tenerse en cuenta que los arcos isostaticos son los mas simples de analizar, pero sus luces son
menores. En cambio, los arcos empotrados suelen alcanzar luces mayores, pero se hacen mas

criticos los efectos de contraccion de fragua, variacion térmica y deformaciones.
2.1.2.5.5. Puentes Reticulados.

La estructura principal de este tipo de puentes esta conformada por dos planos paralelos
reticulados, el reticulado esta formado por el ensamblaje triangular de elementos rectos, que

por lo general son estructuras metalicas. (Figura 4).
2.1.2.5.6. Puentes Colgantes.

Este tipo de estructura se utiliza para cubrir grandes luces. En el puente colgante la estructura
principal la constituyen los cables curvos que soportan las cargas que transmiten las fuerzas
a las torres y a los macizos de anclaje (Figura 5). Los cables sostienen el tablero por medio

de tirantes llamados péndolas.
2.1.2.5.7. Puentes Atirantados.

Los puentes atirantados son una variante de los puentes colgantes. El esquema consiste de
una viga colgada de tirantes que van directamente hacia las torres (Figura 6). Estos puentes

son mas rigidos y tienen menos problemas de inestabilidad aerodinamica.

Figural

Esquema General de un Puente Viga Losa

Baranda
Losa Sistema de juntas

Cimentacidn Cimentacion Cimentacion

Fuente: (Ernesto Seminario Manrique, 2004)



Figura 2

Ejemplo de un Puente Aporticado

Nota. Ejemplo de un puente en portico con patas aplanadas, también considerado como un puente en acaballado

simple. Fuente. (Ernesto Seminario Manrique, 2004)

Figura 3

Ejemplo de un Puente en Arco

N e

Nota. Puente biarticulado con desplazamiento libre y con tablero por debajo del arco. Fuente. (Ernesto

Seminario Manrique, 2004)

Figura 4

Ejemplo de un Puente Reticulado

/INVIN/INZIN

Fuente: (Ernesto Seminario Manrique, 2004)




Figura 5

Ejemplo de Puente Colgante
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Fuente: (Ernesto Seminario Manrique, 2004)

Figura 6
Ejemplo de un Puente Atirantado
}DH'E
Tiranta
%& A

Fuente: (Ernesto Seminario Manrique, 2004)

2.1.3. Partes
Un puente se puede dividir claramente en dos partes; superestructura e infraestructura.
2.1.3.1. Superestructura.

La superestructura (Figura 7) es basicamente la parte superior del puente, la que estd en
contacto directo con las cargas, o los elementos estructuralmente unidos a este como ser los

accesorios del puente (barandas, luminarias, diafragmas, etc.).
2.1.3.2. Infraestructura.

La infraestructura tiene la funcion de soportar a la superestructura y de transmitir las cargas

de la misma hacia el suelo, dentro de estos elementos tenemos los estribos, los pilotes, etc.
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Figura 7

Partes de la Superestructura de un Puente
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WIEKBRO PRIMARIO
(LARGUERQ)

Nota: Adaptado de (Demetris E. Tonias y Jim J. Zhao, 2007)

2.1.4. Ubicacion

Para ubicar un puente se deberia tener informacién critica de la zona, es decir, conocer la
topografia, las condiciones geotécnicas y las caracteristicas hidroldgicas e hidraulicas de la
zona, por tanto, es recomendable previamente haber descartado el mayor nimero de

alternativas para que lo mencionado sea economicamente viable.

Para determinar una buena ubicacién de puentes se deberia tener en cuenta varios aspectos

dentro de los cuales podemos nombrar:

= Longitud del puente.

= Obras complementarias requeridas.
= Obras de proteccidn requeridas.

= Tipo de carretera.

= Oblicuidad.

2.1.4.1. Oblicuidad

La oblicuidad del puente se refiere a la alineacion del vano principal del puente respecto a la
direccién del flujo del agua o respecto a la direccion de la depresion a salvar. El definir la

oblicuidad del puente dependera del tipo de carretera que se exige.
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Figura 8
Alineacion de la Via respecto al Rio
Wia
—

— Rio _&\“ »

—

Nota: En la figura 8 se puede observar las 2 opciones de alineacion que podria tomar el puente respecto a la

direccion del rio. Fuente: (Ernesto Seminario Manrique, 2004)

2.1.4.1.1. Vias Principales

Cuando se trata de vias fundamentales lo que prima es la rapidez en la carretera, por tanto, la
misma debe tener curvas lo menos pronunciada posibles, esto hace que el puente tenga que
acomodarse a la carretera, sin curvas pronunciadas antes ni después del puente y mucho

menos sobre el propio puente (Figura 8).
2.1.4.1.2. Vias Secundarias

Cuando se trata de vias secundarias lo que prima es la economia de la carretera, pues se
estima que no existira un alto trafico en lamisma. Al primar la economiay al ser un kilometro
de camino mucho mas barato que un kilémetro de puente, conviene acomodar el camino en

funcién a la ubicacion méas econdémica del puente (Figura 8).
2.1.5. Eleccion del Tipo de Puente

El tipo de puente a elegir dependera directamente de las caracteristicas en la zona, y sobre
todo de la longitud del puente, (Tabla 1).

2.2. Estudios Basicos

Después de haber definido el lugar y el tipo del puente, debemos verificar la viabilidad del
mismo, y en caso de ser favorable se disefia y se construye. Para lograr lo anterior se deben
realizar una serie de estudios previos que seran importantes tanto para definir la ubicacién

del puente como para realizar el disefio.
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Tabla 1

Rango de Luces Segun el Tipo de Estructura

Tipo de Estructura Material Rango de Luces (m)
Concreto Armado 0-12
Losa
Concreto Preesforzado 10-40
Concreto Armado 12-25
Vigas Concreto Presforzado 25-235
Acero 30-300
Concreto 80-390
Acero Acero 130-400
Acero Ret. 240-520
Reticulado Acero 100-600
) Concreto 50-450
Atirantado
Acero 100-1000
Colgante Acero 300-2000

Fuente: (Ernesto Seminario Manrique, 2004)

2.2.1. Estudios Topograficos

Posibilitan la dimension y ubicacion precisa de todos los elementos estructurales y no

estructurales del puente. Ademas, son base para los estudios hidraulicos del cauce.
2.2.2. Estudios Geologicos y Geotécnicos

Establecen las caracteristicas geoldgicas y geotécnicas de la zona, informacion fundamental
para estimar socavacion y sobre todo determinar la resistencia del suelo de fundacién. Los

distintos ensayos requeridos dependeran de las exigencias de normas utilizadas.

En Bolivia no se tienen exigencias rigurosas en cuanto al estudio de suelos y tampoco cuenta
con una norma que describa los estudios minimos, sin embargo, del analisis de la situacion
de los paises vecinos respecto a este punto podemos proponer los siguientes estudios minimos

para el disefio de un puente.
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= Distribucién granulométrica de suelos.
= Clasificacion del suelo.
= Ensayo de penetracion estandar SPT.

= Ensayo de corte.

2.2.3. Estudios Hidrologicos e Hidraulicos

Establece las caracteristicas hidroldgicas de la cuenca y la respuesta hidraulica de la seccion
del rio ante crecidas, informacion fundamental para determinar la altura minima del puente.

Con la informacidn hidroldgica e hidraulica del puente deberiamos definir minimamente:

= Caudal maximo para la vida util del puente.
= NAME: Nivel de aguas maximas extraordinarias.
= Nivel minimo recomendable de la superestructura.

= Profundidad de socavacion general y local.

2.2.3.1. Caudal Maximo

Para determinar el caudal méximo sera clave conocer el periodo de retorno, el cual se debera
definir en funcidén a la importancia del proyecto, es un buen parametro usar un periodo de

retorno de 100 afios para el disefio y un periodo de retorno de 500 afios para la verificacion.

En cuanto a los métodos para determinar el caudal maximo existen varios métodos usados

segun la exigencia de cada pais. En Bolivia usamos el método racional.
2.3. Normas de Disefio

Bolivia no cuenta con una norma de disefio, por tanto, nos tenemos que valer de normas de

otros paises para el disefio de puentes:
2.3.1. Norma AASHTO LRFD 2004

La norma utilizada en la region para el disefio de puentes es la norma AASTHO-LRFD
BRIDGE DESIGN SPECIFICATIONS 2004, por tanto, es la norma bajo la cual disefiamos

nuestro puente.
2.4. Filosofia de Disefio

El criterio de disefio se basa en el método LRFD, que se basa en el disefio por factores de

carga y resistencia ecuacion (1). La idea es mayorar las cargas y minorar las resistencias,
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todo esto en base factores definidos a partir de analisis estadisticos de eventos que tratan de
representar toda una gama de posibilidades y asi garantizar la seguridad de la estructura ante

distintas combinaciones de cargas.

z N:iViQi < Ry =Ry (1)
Donde:
n; = factor de modificacion de las cargas.
y; = factor de carga.
Q; = Solicitacion.
¢ = factor de resistencias.
R,, = Resistencia nominal.
R, = Resistencia mayorada.
2.4.1. Estados Limites

Los estados limites de disefio son los que tratan de contemplar todas las posibles situaciones

de cargas. Dependiendo de la situacién de cargas a analizar se tienen distintos estados limites.

= Estados limites de resistencia, utilizado para el disefio de la estructura.

= Estados limites de servicio, contemplado para verificar las condiciones de servicio de la
estructura como por ejemplo para el calculo de las deformaciones permisibles.

= Estados limites de evento extremo, trata de analizar la estructura bajo situaciones
extremas como por ejemplo el caso de un terremoto. En este caso no es necesario que la
estructura quede intacta, sino que resista el tiempo suficiente como para permitir la
evacuacion de los usuarios.

= Estados limites de fatiga, que analizan a el estado de la estructura después muchos afios

de servicio.
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2.4.2. Factores
2.4.2.1. Mayoracion de Cargas
2.4.2.1.1. Factor de Modificacion de Cargas (n;)

El factor de modificacion de cargas (Ecuacion ( 2) tiene base estadistica y analiza la

estructura desde el punto de vista de la seguridad.

_ 1 (2)
UhYI: U

n;

Donde:
n; = factor de modificacion de cargas.
np = factor relacionado con la ductilidad.
nr = factor relacionado con la redundancia.

n; = factor de modificacién de las cargas.

2.4.2.1.2. Factor Multiplicador de Cargas (y;)

Este factor (Tabla 2) también tiene base estadistica, pero con la diferencia de que analiza las
posibles combinaciones de cargas, pues pasar de la suposicion de cargas a la situacion real
de cargas implica someterse a un gran numero de variables reales. Los factores

multiplicadores de cargas varian segln el estado limite que se analice (Tabla 3).
2.4.2.1.3. Factor de Minoracion de Resistencias

Los factores de minoracion de resistencias (Tabla 4) buscan prever posibles errores al
estimar las resistencias de los materiales de construccion, pues la manipulacion de los

mismos esta sujeto también a un sin fin de variables que pueden hacer errar lo estimado.
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Tabla 2

Combinaciones de Cargas y Factores de Cargas

Do
Combinacion de Cargas Dbp | LL Usar s6lo uno por vez
Dw | IM
EH | CE
EV | BR TU
ES | PL CR
Estado Limite EL | LS | WA | WS | WL | FR SH IG | SE |Eo | IC | CcT | CV
RESISTENCIA I (a menos que
. . 1,75 | 1,00 - - 1,00 | 0.,50/1,20 ; - - - -
se especifique lo contrario) Tr ’ ' ’ ’ VI | YsE
RESISTENCIA I Tp | 1.35 | 1,00 - - 1,00 | 0,50/1,20 | vrg | s - - - -
RESISTENCIA III Tp - 1,00 | 1,40 - 1,00 | 0.50/1,20 | vre | 7¥sE - - - -
RESISTENCIA IV — Tp ) } } h } ) ) } } )
Solo EH, EV, ES, DW, DC 1.5 1,00 1,00} 0.5011,20
RESISTENCIA V Yp | 1.35 | 1,00 | 0,40 | 1,0 | 1.00 | 0.50/1.20 | vr¢ | ¥sE - - - -
EVENTO EXTREMO I Tp veq | 1,00 - - 1,00 - - - 1,00 - - -
EVENTO EXTREMO II vp | 050|100 - - | 1,00 - - - - | 1,00/ 1,00 1,00
SERVICIOI 1,00 | 1,00 | 1,00 | 0,30 | 1,0 | 1,00 | 1.00/1.20 | v | 1s8 | - - - -
SERVICIOII 1,00 | 1,30 | 1,00 - - 1,00 | 1,00/1,20 - - - - - -
SERVICIQ III 1,00 | 0,80 | 1,00 - - 1,00 | 1.00/1,20 | vrg | s - - - -
SERVICIO IV 1,00 - 1,00 | 0,70 - 1,00 | 1,00/1,20 - 1.0 - - - -
FATIGA -Solo LL, IMy CE - 0,75 - - - - - - - - - - -

Fuente: Tabla 3.4.1-1 de (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004)
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Tabla 3

Factores de Carga para Cargas Permanentes

Fuente: Tabla 3.4.1-2 de (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004)

Tipo de carga

Factor 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

¢ 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 FEstabilidad global 1.00 N/A

¢ Muros de sostenimiento y estribos 1’ 15 1.00

¢ Estructura rigida enterrada 1“30 0’ 90

¢ Marcos rigidos 1’3 5 0’90

¢ Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 1’9 5 0’90

metalicas rectangulares ’ ’

¢ Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1.50 0.90

ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0,75
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Tabla 4

Factor de Resistencia ¢

Tipo de Solicitacion 1)
Para flexion y traccion del hormigén 0.90
Para flexion y traccion del hormigon 1.00
pretensado '
Para corte y torsion en hormigon de 0.90
densidad normal '
Para corte y torsién en hormigdn de baja 0.70

densidad

Para compresion axial con espirales o
zunchos a excepcion de lo especificado en
el Articulo 5.10.11.4.1b para Zonas 0.75
Sismicas 3y 4 en el estado limite
correspondiente.

Para apoyos sobre hormigon. 0.70
Para compresion en modelos de bielas y
: 0.70
tirantes.
Para compresion en zonas de anclaje: en
" : 0.80
hormigon de densidad normal.
Para compresion en zonas de anclaje: en 0.65
hormigon de baja densidad. '
Para traccion en el acero en las zonas de 1.00
anclaje '
Para resistencia durante el hincado de 1.00

pilotes.

Fuente: Basado en el articulo 5.5.4.2.1 de (American Association of State Highway and Transportation
Officials, 2004)
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2.5. Cargas
2.5.1. Cargas Permanentes

Las cargas permanentes corresponden a todas aquellas cargas que se mantienen en el tiempo,

y estan directamente relacionas con la densidad de los materiales y la atraccion gravitatoria.
2.5.1.1. Cargas por Peso Propio

Aqui tenemos las cargas por peso propio de la estructura (DC), las cargas por peso propio de

la superficie de rodadura (DW).
2.5.1.2. Cargas por Suelo

También corresponden a las cargas permanentes, pero obedecen a las cargas por empuje de
sueloEHyY EV.

2.5.2. Cargas Transitorias
2.5.2.1. Fuerza de Frenado (BR)
La fuerza de frenado que considera AASHTO debera ser el mayor valor de:

= 25% de los pesos por eje del camion de disefio o tAndem de disefio.
= 5% del camion de disefio méas la carga de carril de disefio 0 5% del tandem de disefio méas

la carga de carril de disefio.

2.5.2.2. Sobrecarga Peatonal (PL)

La norma AASHTO en su articulo 3.6.1.6 especifica que para aceras de méas de 600 mm de
ancho se debera considerar una sobrecarga peatonal de 3.60 KN/m? y en puentes exclusivos

para peatones una carga de 4.10 KN/m?.
2.5.2.3. Sobrecarga Viva (LS)

La sobrecarga viva se aplica sobre los estribos, y se toma como una carga que representa
carga vehicular o de otra indole sobre el suelo, estas se transmiten del suelo hacia los estribos.
La sobrecarga viva se toma como una altura equivalente de suelo, cuyo valor depende de la
altura del estribo (Tabla 5).
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Tabla s

Altura de Suelo Equivalente Para Carga Vehicular Sobre Estribos Perpendiculares al Trafico.

Altura del Estribo (mm) Neq (MmM)
1500 1200
3000 900
>6000 600

Fuente: Tabla 3.11.6.4-1 de (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004)
2.5.2.4. Sobrecarga Vehicular (LL)
Dentro de la sobre carga vehicular tenemos 3 tipos de cargas a analizar.
2.5.2.4.1. Camion de Disefio

El camion de disefio es no es un camion real, sino un camion tipo que trata de representar en
lo posible el sin nimero de camiones cargados de la vida real. EI camion de disefio cuenta
con tres ejes, de los cuales los dos traseros tienen separacion variable, dicha separacion varia

entre 4.50 metros a 9.0 metros que permite buscar la situacion mas critica de carga.

Al analizar tableros internos la rueda externa del camién de disefio podra colocarse como
méaximo 0.60 m de la barrera o corddn, menos de eso representa situaciones mas que
exigentes y poco reales. Para el caso de tableros externos la rueda externa del camion de
disefio podré colocarse como maximo a 0.30 m de la barrera o cordon, (Figura 9).

2.5.2.4.2. Tandem de Disefio

El tandem de disefio representa otra posibilidad de ejes de un camion, esta carga es mas
influyente en puentes de longitud pequefia (menores a 8 metros). Se tratan de dos ejes con
separacion de 1200 milimetros, cada eje con un peso 110 000 N, (Figura 10).

2.5.2.4.3. Carga de Carril de Disefio

La carga de carril de disefio es una carga de 9.30 N/mm que se aplica simultaneamente con
el camion de disefio o el tindem de disefio, es una carga que representa el uso de servicio por
parte de vehiculos pequefios, (Figura 11).
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Figura 9

Caracteristicas del Camion de Disefio

o [laallB

]

[ _
35.000 N 145000 N 145000 N 600 mm General ——— 1800 mm

300 mm Vuelo sobre el tablero
L 4300 mm _J__ 4300 a 9000 mm _J - -1
f T I Carril de disefio 3600 mm

Fuente: Elaborado desde la Figura 3.6.1.2.2-1 de (American Association of State Highway and Transportation

Officials, 2004)

Figura 10

Caracteristicas de Tandem de Disefio

@y © | AN

I i
110,000 N 110,000 4 | 1800 mm

1.2m

] 1
Carmil de disefio 3600 mm

Fuente: Elaborado desde la Figura 3.6.1.2.2-1 de (American Association of State Highway and Transportation

Officials, 2004)

Figura 11

Carga por Carril de Disefio

S >
y
r'“T T T T TYTYTT

3004 mum

Fuente: Elaborado propia.
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Figura 12

Sobrecarga Vehicular por Camién de Disefio y Carril de Disefio

T

Longitud que produce las
maximas solicitaciones

35.0 kN 145.0 kN 145.0 kN +
| 43m' ! 43a29.0m
= R

I

|
-

Fuente: Elaboracién propia.

Figura 13
Sobrecarga Vehicular por Tandem de disefio y Carril de Disefio
9.30kN/m
1100 kN 1100kN g Longitud que produce las
-—m | madimas solicitaciones

Fuente: Elaboracién propia.

2.5.2.4.4. Sobrecarga vehicular de disefio (LL)

La sobrecarga vehicular para la norma AASHTO LRFD 2004 es denominada carga HL-93,

que serd la mas critica de entre estas dos combinaciones; Camion de disefio mas carril de

disefio (Figura 12), y tandem de disefio mas carril de disefio (Figura 13). A la mayor de

estas combinaciones se las deberia corregir por el factor de presencia maltiple.

2.5.2.4.5. NUmero de Carriles de Disefo

El nimero de carriles se debe determinar de la parte entera de W/3600 (en milimetros), siendo

w el ancho libre de calzada entre cordones. Las calzadas entre 6000mm y 7200mm de deberan

asumir como 2 carriles, y para situaciones de ancho menor el nimero de carriles asumido

sera igual al nimero de carriles real.
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Tabla 6

Factor de Presencia Multiple (m)

Numero de Carriles Cargados Factor de Presencia Multiple (m)
1 1.20
2 1.00
3 0.85
>3 0.65

Fuente: Elaboracién desde la tabla 3.6.1.1.2-1 de (American Association of State Highway and Transportation
Officials, 2004).

2.5.2.4.6. Factor de Presencia Multiple

El analisis de cargas para la norma AASHTO LRFD 2004 fue realizado considerando
siempre 2 carriles cargados, por tanto, cuando se considera un numero diferente de carriles

cargados se debera realizar una correccion por factor de presencia maltiple (Tabla 6).
2.5.2.5. Incremento por Carga Dinamica (IM)

Esta es una carga que corresponde por ejemplo al impacto que se da durante el ingreso de un
camion de disefio al puente a altas velocidades o cualquier otro imprevisto que se presente
mientras se esta en el puente como ser el reventar de un neumatico. Esta carga solo se aplica

a la carga HL-93, y no asi a la carga de carril de disefio (Tabla 7).

Tabla7

Incremento por Carga Dinamica IM

Componente IM

Juntas del Tablero — Todos los Estados Limites 75%
Estado Limite de Fatiga y Fractura 15%
Todos los Demas Estados Limites 33%

Fuente: Tabla 3.6.2.1-1 (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004).
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2.6. Puentes Viga Losa

El puente viga losa es el puente cominmente usado en Bolivia, pues es economico para
cruzar vanos de hasta 35 metros por tramo, por lo general se usan vigas de hormigén
pretensado. Este es nuestro caso, por tanto, el marco teérico desarrollado de aqui en adelante

correspondera a los puentes tipo viga losa de hormigén presforzado.
2.6.1. Geometria Basica
2.6.1.1. Seccion Transversal

El ancho de la seccion transversal de un puente no deberia ser menor que el ancho de acceso,
y podra contener: vias de trafico, vias de seguridad (bermas), veradas, ciclovia, barreras,

barandas, etc. (Figura 14).
2.6.1.2. Barandas

Para el disefio de las barandas nos remitimos a la seccién 13 de la norma AASHTO LRFD
2004, donde tenemos las dimensiones minimas para las barandas ademas de las cargas que

se deben aplicar en el disefio de las mismas.
2.6.1.3. Barreras

En el caso de las barreras, las mismas se utilizan cuando se desea separar el trafico peatonal
del vehicular, para el disefio de las barreras también debemos seguir la seccion 13 de la norma
AASHTO LRFD 2004.

En la seccion 13 de la norma AASHTO LRFD 2004 se menciona también que las barreras
deberan ser probadas a escala real antes de ser aplicadas, esta situacién es dificil de realizar
en la region, por tanto, se pueden usar barreras ya disefiadas y probadas en otros paises como

por ejemplo una barrera tipo New Jersey (Figura 15).
2.6.1.4. Veredas

Las veredas se dan en puentes mixtos, para el transito peatonal. El ancho minimo de vereda

es de 0.75 metros, para que la misma sea funcional, (Figura 16).

25



Figura 14

Ejemplo de Seccién Transversal de un Puente

40 Bermao ANCHO DE ViA Bermao 40

[ l l =7

.
- e
~ Z Verieuior

Fuente: (Msc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén, 2014)

Figura 15

Barrera Tipo New Jersey

Fuente: Sacado de la web.
2.6.1.5. Cordon

Mas que barrera de impactos tiene otros propdsitos como: delimitar el borde de la via para el
trafico, control de drenaje, etc. El alto minimo es de 0.15 metros y el maximo es de 0.20
metros (Figura 16). Se permite su uso como separador del trafico peatonal del vehicular

cuando se considera que no es necesario una barrera.
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Figura 16

Tipica Acera Sobreelevada de un Puente

Cara de a baranda—— -

Oplima 150 mm —

Méax. 200 mm 1500 mm

i

' 25 mm
U

Bidai 7
Caizada~ v [\ Radio 25 mm L 25 mm

Fuente: (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004)

2.6.1.6. Superficie de Nivelacion

También llamado superficie de rodadura es una carpeta de nivelacion aplicada sobre el
tablero del puente para garantizar un trafico confortable y seguro. La superficie de rodadura

puede ser una carpeta de hormigon o de asfalto de 0.02 metros de espesor.
2.6.1.7. Ancho de Calzada

El carril de disefio que propone la norma es de 3.60 metros, por tanto, seria recomendable

apegarse a este ancho para el carril de disefio.
2.6.1.8. Drenaje

El drenaje en la superficie de rodadura es clave para el transito seguro durante lluvias, por
tanto, deberan los mismos tener la mayor pendiente posible. Longitudinalmente se
recomienda una pendiente de 0.50%, transversalmente la pendiente minima sera de 2%.

Ademas, se deberan disponer de barbacanas en las orillas del tablero, (Figura 17).
2.6.1.9. Diafragmas

Los diafragmas son elementos estructurales en forma de muros que unen transversalmente
las vigas para darles mayor rigidez y por tanto mejor respuesta ante solicitaciones de torcién,

también le da estabilidad frente a cargas sismicas.
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No hay recomendaciones precisas en la norma AASHTO LRFD 2004 sobre las dimensiones
minimas del diafragma, pero de varias bibliografias consultadas se pudo observar que el

espesor del diafragma no debera ser menor que 150 milimetros.

Figura 17

Bombeo en el Tablero

e | l
0.05 i |f——1;[‘_ﬁ]|h| | (= 0.05
DREN FG° | I | " ’ I . DREN F°G°
@ 0.10@0.40 _I_, ! l, l‘l._i L | £ 0.10@0.40,
A T |

Fuente: (Msc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén, 2014)

2.6.2. Tablero
2.6.2.1. Definicion

El tablero es la parte que se encuentra directamente en contacto con los vehiculos de paso,

en el caso de puentes viga losa la armadura esta en forma transversal a la direccion del trafico.
2.6.2.2. Peralte Minimo

Cuando se tienen estructuras de profundidad la norma exige distintos valores de peralte
minimo (Tabla 8). En el caso de tableros de hormigdn apoyados en elementos longitudinales
la altura del tablero del concreto sera mayor o igual que 175 milimetros, y para tableros en

voladizo los peraltes minimos que recomienda la norma seran de:

= Caso de postes montados sobre el tablero 0.20 metro.
= Postes montados lateralmente 0.30 metros.
= Cuando soportan paramentos o barreras de concreto 0.20 metros.

2.6.2.3. Anchos de Faja Equivalente

En el método de analisis aproximados se plantea la distribucion de momentos de losa a un
ancho de faja equivalente, cercana a la distribucion de momentos que sucede en la realidad,
el célculo de las fajas equivalentes para tableros cuya armadura es perpendicular a la

direccion del trafico se puede calcular desde la Tabla 9.
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2.6.2.4. Momentos de Disefio

Cuando se analiza las solicitaciones de un tablero, la carga de disefio HL-93 se aplica
transversalmente de tal manera que se generen las mayores solicitaciones. Sin embargo, no
es necesario tomar en cuenta la carga de carril en los tableros de puentes tipo viga losa, esto
segun la norma AASHTO LRFD 2004.

Se deben analizar todos los momentos posibles en base a varias hipétesis de cargas
transversales, ademés de analizar las posibles ubicaciones del camion de disefio y elegir

siempre la mayor solicitacion para el disefio.
2.6.2.4.1. Momento Negativo

El momento negativo por lo general se da en el tablero exterior, para cargas por camion de
disefio o tindem de disefio segln sea el caso. Debera tener la rueda exterior a una distancia
no menor a 0.30 metros del corddn o bordillo, pues esta representa un uso normal del puente,

y €n acercamientos menores entramos a casos extremos.
2.6.2.4.2. Momento Positivo

El momento positivo de disefio se da por lo general sobre el tablero interno de la estructura,
y se debera cargar el camién de disefio de tal manera que la rueda exterior no esté a menos

de 0.60 metros de separacion del borde o cordon.
2.6.2.4.3. Reduccion de Momentos en Losas

Para el analisis de momentos en tableros exteriores la norma permite una reduccion de

momentos en el caso de que se usen vigas prefabricadas o perfiles metalicos.

Esta reduccion consiste en no tomar como valor el momento del apoyo, sino el momento
correspondiente a una distancia equivalente a un tercio del ala, medida desde el eje de la viga
hacia el lado en estudio (Figura 18). Esto se da solamente en el calculo del momento del

tablero externo.
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Tabla 8

Profundidades Minimas Utilizadas Tradicionalmente para Superestructuras de Profundidad Constante.

Profundidad minima (incluyendo el tablero)
Superestructura Sise utilizm_l elementos de Profundidad va]?iable, estos valores
se pueden ajustar para considerar los cambios de rigidez
relativa de las secciones de momento positivo y negativo.
Material Tipo Tramos simples Tramos continuos
a princi + +
Losas con an’naduta principal 1,2(S +3000) S 30070 > 165 mm
paralela al trafico 30
Hormigén Armado | Vigas T 0,070 L 0,065 L
Vigas cajon 0,060 L 0,055 L
‘Vigas de estructuras peatonales 0,035 L 0,033 L
Losas 0,030 L = 165 mm 0,027 L = 165 mm
Vigas cajon coladas in situ 0,045 L 0,040 L
Honmgon Vigas doble T prefabricadas 0,045 L 0,040 L
Pretensado
Vigas de estructuras peatonales 0,033 L 0,030 L
Vigas cajon adyacentes 0,030 L 0,025 L
Profundidad total de una viga doble 0,040 L 0,032 L
T compuesta
Acero Profundidad de la porcion de
seccion doble T de una viga doble T 0,033 L 0,027 L
compuesta
Cerchas 0,100 L 0,100 L

Fuente: Tabla 2.5.2.6.3-1 (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004)
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Tabla 9

Fajas Equivalentes Para Armadura Principal Perpendicular al Trafico

DIRECCION DE LA FAJA
TIPC FRIMARTA EN ANCHODE LA FAJA
DE TABLERO RELACI{C:)N CONEL FRIMARIA (pum)
TRAFICO
Hormigon:
* Colado in sitn Vuelo 1140 +0,833%
Paralela o perpendicular +M: 660 +0,555
—M: 1220+0.255
# (Colado o siho con encofrados Perdjﬂns Paralela o petpendin:ular +A: 660 +0,555
—M: 1220+0.255
* Prefibricado, postesado Paralela o perpendicunlar +M: 660 +0,355
-M: 1220+0.255
Acero:
* Emparillado abierto Barras principales 0,007F +4.05,
* Emparrillado con vanos total o parcialmente Henos Barras principales Se aplica el articulo 4.6.2.1.8
» Emparillados compuestos sin relleno en los vanos Barras principales Se aplica el articulo 4.6.2.1 8
Madera:
# Madera laminada y encolada prefabricada
o Nointerconectada Paralela 2.0k + 760
Perpendicolar 2,0k +1020
o Inferconectada Paralela 2280h+0.07L
Perpendicnlar 4.0k + 760
® Laminada y tesada Paralela 0,0665 + 2740
Perpendicular 0,845+ 610
* Taminada y clavada
o Tableros continuos o paneles Paralela 2,0+ 760
interconectados Perpendicular 4.0h+1020
o Paneles no interconectados Paralela 2,00+ T60
Perpendicolar 2,0k +1020

Fuente: Tabla 2.4.6.2.1.3-1 de (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004)
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Figura 18

Reduccién de Momento Negativo en Volados

Dizgrams ok
PPy I

Fuente: Elaboracién propia

2.6.3. Vigas
2.6.3.1. Separacion

Para determinar el espaciamiento no tenemos recomendacion especificas por parte de la
norma AASHTO LRFD 2004, sin embargo, se recomienda que los momentos negativos y

positivos que se presentan en el tablero sean similares y por tanto bien distribuidos.

Como no hay especificacién en la norma actual podemos usar como referencia la norma
estandar que es la norma anterior a la AASHTO LRFD 2004 (Figura 19).

Fraccion de la carga para las

f; = 0.547 s (3)
vigas interiores
Fraccion de carga para las 2(s+a—2.40) + 1.80 (4)
fo = 4
vigas exteriores ¢ S

Donde:

fi = fraccidon de carga para las vigas interiores.
fe = fraccion de carga para las vigas exteriores.
s = Separacion entre vigas intermedias.

a = Distancia entre el cordén y la viga exterior.

El ancho total del puente sera la suma de las separaciones y el voladizo, (Figura 19).
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Figura 19

Estimacion de Separacion Entre Vigas

P=4 f 1

|
\.
*

Fuente: (Universidad Mayor de San Simon, 2004)
2.6.3.2. Peralte
Se tiene varias propuestas para definir el peralte de la viga de un puente, todas en funcion a

la longitud del puente. También tenemos dimensiones de vigas tipo AASHTO que se
definiran en funcion a la luz de calculo del puente (Tabla 10) (Figura 20).

L L
—a — Johannes Johannson ( 5
De 15 a 20 (5)
L
H=—+0.10 Gruyon (6)
15
. i a L Hugo Belmonte (7))
16 20
Tabla 10
Propiedades de Vigas Tipo AASHTO, y Longitudes Recomendadas de Uso
. . Wano recomendado
Wiga Tipo A L. O P
x10°mm?  x10*mm? mm m
| 1784 a5 320 9.1-13.7
Il 238.1 212 402 12.2-18.3
] 361.3 522 515 16.8-24.4
I 509.0 108.5 628 21.3-3056
W B53.5 2169 Bl12 27.4-36.6
Wl 700.0 ap5.2 o024 33.5-42.7

Fuente: (Universidad Mayor de San Simon, 2004)
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Figura 20

Dimensiones de Vigas Tipo AASHTO

102

AL

n E'II_PZTQ 76

N

{

127

406

Type 1

1372

slab in-place

B&0
Type IV

178 ~ 203 Concrete

i“‘ 406
305 =
'-.1
s
B 3
E_-— E 2 178
— ==
- -—
o & h S
] om
) o
G | B
. S .
457 559
Type I Type HI
1067 1067
i I |F I
1?-?-_75 1 21
-102t o2t
T
WE—-' 102—,-1
201 B38 1600 1067
203 1829
I A
254 ¥y
203 254
203 o
3} ]
i
Type V Type Vi

Fuente: (Universidad Mayor de San Simon, 2004)

Sin embargo, las vigas AASHTO pueden ser modificadas seglin se requiera, pues en un

correcto analisis de la estructura no habria ningun problema.

2.6.3.3. Factores de Distribucién para Momentos

2.6.3.3.1. De 3 Vigas 0 Menos

Para el andlisis de los momentos se debe considerar los factores de distribucidon, pues los

momentos por carga de camion de disefio no se los lleva completamente una viga, sino que

este se distribuye entre las vigas laterales.

Para la determinacion de los factores de distribucion, la Norma AASHTO LRFD 2004

recomienda usar la ley de momentos en puentes de 3 vigas o0 menos, (Figura 21).
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Figura 21

Modelo Ideal Para Aplicar la Ley de Momentos a Puentes de Tres Vigas 0 Menos

Articulacién supuesta f
\ / /
: 25 -

Fuente: Figura C4.6.2.2.1-1 de (American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004)

2.6.3.3.2. Mas de 3 vigas

2.6.3.3.2.1. Vigas Internas

Para el caso de puentes viga losa, el factor de distribucidn de vigas internas se calcula como
indica la Tabla 11.

2.6.3.3.2.2. Vigas Externas

Para el caso de puentes viga losa, el factor de distribucion de vigas externas se calcula como
indica la Tabla 12.

Tabla 11

Distribucion de las Sobrecargas Por Carril Para Momento en Vigas Interiores

Seccion transversal

Tipo de vigas aplicable de la Tabla Factores de Distribucién Rango de aplicabilidad
4.6.2.2.1-1
Un carril de diseflo cargado: 1100 <8< 4900
Tablel‘(?liiedhomigén, a, e, k y también i, j s Mg\ K 01 110 < £ <300
emparrillado con vanos si estin 0,06+[—} [_] [_S'
llenos o parcialmente suficientemente 4300 L Lt 6000 =L =73.000
llenos, o emparrillado con conectadas para | Dog o mAs carriles de disefio cargados: ool
vanos no llenos compuesto actuar como una = 4x10°< K,<3x% 10"
con losa de hormigén unidad s VsV (K . .
armado sobre vigas de 0,075+ 5000 T e
acero 1 hormigdn; vigas Te s
de hormigon, secciones Te
y doble Te de hormigdn
Usar el valor obtenido de la ecuacion anterior con Ny=3

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

Fuente: Sacado de la tabla 4.6.2.2.2b-1 de (American Association of State Highway and Transportation
Officials, 2004)
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Tabla 12

Distribucion de Sobrecargas por Carril para Momento en Vigas Longitudinales Exteriores

Seccidn transversal

llenos compuesto con losa de
hormigon armado sobre vigas
de acero u hormigdn; vigas Te
de hormigon, secciones Te y
doble Te de hormigon

. . Un carril de disefio Dos o més carriles de Rango de
Tipo de superestructura aplicable de la Tabla b s
4.627.1-1 cargado disefio cargados aplicabilidad
Tablero de hormigon, a, e, kytambiéni,j Ley de momentos g= €L -300<d, <1700
emparrillado con vanos llenos | g estin suficientemente d
o parcu.lhnente llenos, o conectadas para actuar e=0,77+—*
emparrillado con vanos no como una unidad 2800

Utilizar el valor obtenido
de la ecuacién anterior con
Ny=3o0laleyde
momentos, cualquiera sea
el que resulte menor

Fuente: Sacado de la tabla 4.6.2.2.2d-1 de (American Association of State Highway and Transportation

Officials, 2004)

2.6.3.4. Factor de Distribucion para Cortantes

2.6.3.4.1. Para Viga Interna

Para el caso de puentes viga losa, el factor de distribucion de momentos en vigas externas se

calcula como indica la Tabla 13.

Tabla 13
Distribucion de la Sobrecarga por Carril en Vigas Interiores
Seccién transversal il . . i
Tipo de superestmuctura aplicable de 1a Tabla Un dt;';hseﬂo Do;.io mas 0;5 de Rango de aplicabilidad
462711 carga sefio cargados
Tablero de madera sobre
vigas de madera o acero Ver Tabla4.6.222a-1
Tablero de hormigén sobre
vigas de madera 1 Ley de momentos Ley de momentos N/A
Tablero de hormigén, a, e, kytambiéni, j 1100 < 5= 4900
;elmpmﬂlado_con vanoli si estin 03655 02 5 Y |6000=£<73.000
enos o parcialmente llenos, | syficientemente 277600 ““T3600 (10700) |110<r <300

o emparrillado con vanos 06 | conectadas para actuar

llenos compuesto con losade | cpmo una unidad Nez4

hormigén armado sobre vigas

de acero u hormigdn; vigas

Te de hormigén, secciones Ley de momentos Ley de momentos Ne=3

Te y doble Te de hormigon

Vigas cajon de hormign de 1800 < 5= 4000

niiltiples células coladas in d § e g g™ 6000 < . < 73.000

st 2900} [E} [zzoo] [IJ 890 < d < 2800
JV: =3

Fuente: Sacado de la tabla 4.6.2.2.3a-1 de (American Association of State Highway and Transportation

Officials, 2004)
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2.6.3.4.2. Para Viga Externa

Para el caso de puentes viga losa, el factor de distribucion para cortante en vigas externas se

calcula como indica la Tabla 14.

Tabla 14

Distribucion de la Sobrecarga por Carril para Corte en Vigas Exteriores

Seccion fransversal : _— . :
. . Un camil de disefio Dos o mas carmles de T
Tipo de superestuctura aphﬁ-libiif‘-'dg lia_lTah]a cargado disefio cargados Fango de aplicabilidad
Tablero de madera sobre al Ley de momentos Ley de momentos NA
vigas de madera o acero
Tablero de hormugén sobre 1 Ley de momentos Ley de momentos NA
vigas de madera
Tablero de homugon, a,e kytambiéni | |Ley de momentos E=8E . =300 =d, = 1700
enpamillado con vanes < estan P
llenos o parcialmente llenos, suficientements e=06+r—s
o emparnllado con vanos 00 | conectadas para actuar 3000
llenos compuesto con losa @8 | como v wmidad - —
hormigén amado sobre vigas Ley de momentos N, =3
de acero u homuigdn; vigas
Te de hormigon, secciones
Te y doble Te de hormigén

Fuente: Sacado de la tabla 4.6.2.2.3b-1 de (American Association of State Highway and Transportation
Officials, 2004)

2.7. Estribos
2.7.1. Definicion

Los estribos son estructuras que sirven de apoyo al extremo del puente y que ademas de
soportar la carga de la superestructura, sirven de contencion de los terraplenes de acceso y

por consiguiente estan sometidos también a empujes laterales de tierra.
2.7.2. Clasificacién y Partes

Los estribos se pueden clasificar en; estribos de gravedad, estribos en voladizo y estribos con
pantalla y contrafuerte. Mientras que para sus partes el mismo se divide en 3; Punta, planta

y talon (Figura 22).
2.7.3. Combinaciones de Cargas

Segun las combinaciones de cargas exigidas por la norma AASHTO LRFD 2004 en su
seccién 3, los estados limites de disefio de estribos seran; Estado limite de resistencia (la),

Estado limite de resistencia (Ib) y Estado limite de servicio (1).
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Figura 22

Descripcion Grafica de los Tipos de Estribos y sus Respectivas Partes

T e e
Cajuela ]E Cajuela g Cajuela i
] i I
L ! [
| i I
F T T Pantalla
E fE Contrafuerte ,ff/ vertical
i ; I
| 1 I
Punta F Talén I T
=" E EE |E Zapata
= = /
‘—T | | | 7]
Estribo de gravedad Fstribo en voladizo Estribo con pantalla y contrafuerte
(concreto simple) (concreto armado) (concreto armado)

Fuente: (Msc. Ing. Arturo Rodriguez Serquén, 2014)

2.7.4. Estabilidad

Se debe verificar primero la estabilidad del muro, es decir que pueda mantenerse en condicion
estatica por si mismo sin tomar en cuenta la armadura, esta verificacion se hace en base a tres

criterios; Volcamiento, deslizamiento y hundimiento.
2.7.4.1. Volcamiento

Para verificar el volcamiento se debera analizar los momentos respecto a la punta del estribo,

y verificar que dichos momentos estan en contra del vuelco y no a favor (Figura 23).
2.7.4.2. Deslizamiento

El muro debe mantenerse estatico frente al empuje horizontal del suelo, por tanto, se debe
verificar que la fuerza de friccion generada por el peso propio de la estructura sea suficiente

para resistir el empuje horizontal del suelo (Figura 24).
2.7.4.3. Hundimiento

La zapata del muro de contencion debe ser lo suficientemente grande para distribuir los
esfuerzos de compresion sobre el suelo de tal manera que no sobrepasen el esfuerzo admisible

del mismo (Figura 25).

38



Figura 23

Descripcion Grafica de Verificacion de Estabilidad por Volcamiento

Fuente: Sacado de la web.

Figura 24

Descripcion Gréfica de Verificacion de Estabilidad por Deslizamiento

Muro de .._-"..F-".._-"
Contencion
=0
T
. 1 B B

Fuente: Sacado de la web.

Figura 25

Descripcion Grafica de Verificacion de Estabilidad por Hundimiento

-

JL
5 _m‘mw‘ n

—

Fuente: Sacado de la web.
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2.7.5. Célculo de Armaduras

Para el calculo de armaduras de estribos se debera reforzar el muro de contencién con acero

estructural en las caras donde se presenten fisuracion por traccion, (Figura 26).

Figura 26

Detalle de las Zonas de Fisuracién en un Estribo

Fuente: Sacado de la web.

2.8. Disefio de Elementos de Hormigdn Armado
2.8.1. Disefio a Flexion
2.8.1.1. Norma

Como se menciond inicialmente la norma oficial de disefio de muros de contencion es la
norma AASHTO LRFD 2004.

2.8.1.2. Criterio

Bien se sabe que el hormigon es un material poco resistente a la traccion, por tanto, se lo
refuerza con armadura donde esta sometido a esta solicitacion. Antes de la rotura el hormigon
presentarda una deformacion unitaria de 0.003, y para garantizar una falla ductil el acero
tendra tener como minimo una deformacion unitaria de 0.005, esto permite que antes de la
rotura el elemento entre en deformacion extremas del lado del acero permitiendo alertar a los

usuarios sobre la probabilidad de falla estructural.
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En la Figura 27 se tiene una representacion tridimensional del blogue de compresion real en
una viga de hormigon armado versus el bloque de compresion supuesto. Mientras que en la
Figura 28 tenemos el mismo diagrama, pero comparado con las deformaciones unitarias
méaximas planteadas para el disefio del elemento, ademas de todos los factores bajos los
cuales se determina la ecuacion( 8) y la ecuacion (9) con las cuales se calcula la armadura

requerida en las vigas de hormigén armado.

2.8.1.3. Armadura Requerida

Mn=fy*As*(d_%) (8)
AS=O.85*&*a*b (9)
fy

Donde:

M,, = Momento nominal.

fy = Limite de fluencia del acero.

Ag = Area de armadura.

d = Canto util

a = Altura del bloque de compresion

f’c = Resistencia caracteristica del concreto.

b = Base del elemento.

Figura 27

Diagrama Tridimencional de Esfuerzos de un Elemento de Hormigén Armado.

Fuente: Sacado de la web.
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Figura 28

Diagrama de Deformacion en Elementos de Hormigon Armado

| E - 0.003 L Y fc” T
I I 14— = = i : c
- - LY S alz
E o= 0002 A l = fij  a=Pe = i [
{
A . B 4=
d /-Tw" ST B
I Vs B,=0.385
/’F/
AF / fS f&' T
> s —— ——— ——
| E
B Madelo esficerzos-deformaciones Blogue equivalente
1 oo b ___!_ e Hognestad de csfuerzos

Fuente: Sacado de la web.
2.8.1.4. Momento Minimo

El momento reducido (Mr) debe ser mayor que el menor valor de entre la ecuaciéon (10)y

la ecuacion ( 11), pero ademas ser mayor que el momento ultimo (Mu).

1.33 veces el momento

1.33 Mu (10)
ultimo

Momento de fisuracion M,

(11)

Donde:
M., = Momento de fisuracién
y1 = 1.60
y3 = 0.67
fer = Resistencia a la fisuracion del concreto
b = Base del elemento

h = Peralte del elemento
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2.8.1.5. Armadura Minima

Existen casos en los que el elemento no requiere armadura de refuerzo, pero es necesario

colocar armadura para su correcta respuesta estructural, esta es la armadura minima.
2.8.1.6. Armadura de Distribucién

Tiene el fin de garantizar una buena distribucién de momentos, es usada en tableros y se

calcula como indica la ecuacion (12).
121
% = E <67% (12)

Donde “s” es la separacion entre vigas. La armadura por distribucion es un porcentaje de la

armadura a flexién, pero no podra ser mayor al 67%.
2.8.1.7. Armadura por Retraccién y Temperatura

La armadura por retraccion y temperatura pretende mantener la integridad del elemento
estructural frente a cambios de temperatura, y debera ser provista solo en los lados que
realmente estén sometidos a dichos cambios. La armadura por retracciéon y temperatura se

calculara con la ecuacion ( 13) y debera estar dentro de los valores de la inecuacion ( 14 ).

A _ 7500 * B« H

Stemp_z*(B_l_H)*fy (13)
2335™ < 4 <12705™ (14)
33— < AStemp < 12.70—

Donde:
B = Base del elemento
H = Peralte del elemento.
fy = Limite de fluencia del acero

AStemp = Armadura por temperatura

43



2.8.2. Disefio a Cortante
2.8.2.1. Resistencia a Cortante del Concreto (\Vc)

La resistencia a cortante del elemento sin armadura se calcula con la ecuacion ( 16).

dvz(d—%) (15)
Vc=83*ﬁ*b*dv*\/ﬁ (16)

Donde:
dv = Canto til efectivo a cortante (m)
d = Canto util del elemento (m)
a = Altura del bloque de compresion (m)
Vc = Resistencia a cortante del elemento de concreto (KN)
b = Base del elemento
fc = Resistencia caracteristica del hormigén (MPa)
2.8.2.2. Casos de Disefio a Cortante

Comparando la cortante Gltima (Vu) con la resistencia al cortante del elemento sin armadura

(\Vc) nos ubicamos en 3 posibles casos de disefio que definiran la armadura requerida.

Casol

El elemento no requiere

7 2Vu < Ve (17)

armadura para resistir

cortante.
Caso 2
El elemento requiere
9 Vu < Ve < 2Vu (18)
solamente armadura minima
para resistir la cortante.
Caso 3
El elemento requiere

7 Ve<Vu (19)

armadura para resistir

cortante.
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2.9. Disefio de Elementos de Hormigdn Presforzado
2.9.1. Normas

La norma para elementos de hormigon presforzado es la norma AASHTO LRFD 2004.
2.9.2. Criterios de Disefio

En la armadura activa se busca la introduccion anticipada de esfuerzos que en lo ideal genere
un estado tensional igual en magnitud y contrario en sentido al que ocasionaran las cargas de

servicio, en la Figura 29 se observa el principio del hormigdn postensado.

Figura 29
Descripcion Gréfica del Trabajo de la Armadura Activa
Prnax
- 4
Anclaje
activo yax ~
~ —
””””fmmmtm””ﬂ
A A

Reacciones nulas
Fuente: Sacado de la web.
2.9.3. Armadura Activa
2.9.3.1. Estado Inicial (T=0)

En tiempo inicial solo tenemos el peso propio de la viga (Figura 30), y la fuerza de tesado
se aplica por lo general el dia 7 después de fraguado el hormigén, cuando la viga alcanza un
70% de su resistencia a compresion. Lo que se busca es no romper la viga, para lo que la

norma AASHTO LRFD 2004 nos da los esfuerzos maximos en las fibras extremas.
2.9.3.1.1. Compresion Méxima en Fibras Inferiores

Para tiempo inicial las fibras inferiores estaran sometidas a compresion, y segun el articulo
5.9.4.1.1 de la norma AASHTO LRFD 2004 la maxima compresion permitida en las fibras

inferiores sera de 0.60 de f'ci.
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Figura 30

Diagrama de Esfuerzos por Presfuerzo en Tiempo Inicial T=0
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Fuente: Sacado de web.
2.9.3.1.2. Traccion Maxima en Fibras Superiores

Para tiempo inicial las fibras superiores estaran sometidas a traccion, y el limite a traccion
exigido por la norma AASHTO LRFD 2004 segun el articulo 5.9.4.1.2 seréan los indicados
en la Tabla 15.

Tabla 15

Esfuerzo Permisible a Traccidn para el Hormigon en Tiempo Inicial T=0

Tipo de puente Ubicacion Tension limite

Todos los puentes, ¢ En la zona de traccion precomprimida sin armadura adherente N/A
excepto los puentes
construidos por
segmentos

* En areas fuera de la zona de tracciéon precomprimida y sin 0.25 f £ <138 (MPa)
armadura auxiliar adherente ’ e

e En dreas con armadura adherente (barras de armadura o acero 0.63 ./ £ (MPa)
de pretensado) suficiente para resistir la fuerza de traccion en el - “
hormigdn calculada suponiendo una seccion no fisurada,
cuando la armadura se dimensiona utilizando una tensioén de
0,5f,, no mayor que 210 MPa

¢ Para tensiones de manipuleo en pilares pretensados 0415.f £ (MPa)

Fuente: Sacado de la tabla 5.9.4.1.2-1 de (American Association of State Highway and Transportation
Officials, 2004)
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2.9.3.1.3. Limite de Fuerza de Tesado para T=0

El limite de fuerza de tesado para tiempo inicial se calcula a partir de las inecuaciones (( 20)
y (21), que resultan del analisis de los esfuerzos en la viga (Figura 30). De esta manera se
obtendran las fuerzas de tesado maximas para que en las fibras traccionadas y comprimidas
se generen esfuerzos menores a los exigidos por la norma AASHTO LRFD 2004.

fui + M(}Clo
< 0

T el _ 1
IO AO

En /a fibra traccionada

(20)

o+ MaCao
En la fibra comprimida P, < =

(21)

el 1

Iy Ao

2.9.3.2. Estado Final (T=ee)

En tiempo infinito la estructura ya fue sometida a todas las cargas; por peso propio, por

superficie de rodadura, por cargas de servicio, etc. (Figura 31).

Figura 31

Diagrama de Esfuerzos por Postensado en Tiempo Infinito

+ Wd + Ws/c

CLLLLLTTTT bbbl

Por Presforzado Por Peso Propio Por Peso Muerto Por Sobrecarga Final
Fuente: Sacado de web.

2.9.3.2.1. Compresion Méaxima en Fibras Superiores

En tiempo infinito la compresion se da en las fibras superiores, que no deben sobrepasar los
indicados en la Tabla 16 segun el articulo 5.9.4.2.1 de la norma AASHTO LRFD 2004.
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Tabla 16

Limites para la Tension de Compresion en Fibras Inferiores para T=co.

Ubicacion Tension limite

+ Excepto en puentes construidos por segmentos, tension provocada por la 0,45 1. (MPa)
sumatoria de la tensidn efectiva de pretensado y las cargas permanentes

* En puentes construidos por segmentos, tension provocada por la sumatorna de la 0,45 /. (MPa)
tension efectiva de pretensado y las cargas permanentes

e Excepto en puentes construidos por segmentos, tensién provocada por la 0,40 /. (MPa)
sobrecarga y la semisuma de la tension efectiva de pretensado mas las cargas
permanentes

¢ Tensi0n provocada por la sumatoria de las tensiones efectivas de pretensado, 0,60 ¢, f'- (MPa)

cargas permanentes y cargas transitorias, y durante las operaciones de transporte
y manipuleo

Fuente: Sacado de la tabla 5.9.4.2.1-1 de (American Association of State Highway and Transportation
Officials, 2004)

2.9.3.2.2. Traccion Méaxima en Fibras Inferiores

En tiempo infinito la traccion se da en las fibras inferiores, que no deben sobrepasar los
indicados en la Tabla 17 segun el articulo 5.9.4.2.2 de la norma AASHTO LRFD 2004.

Tabla 17

Limites para la Tensién de Traccion en Fibras Superiores para T=o

Tipo de puente Ubicaciéon Tensién limite

Todos los puentes, |Traccidén en la zona de traceidén precomprimida, suponiendo secciones no
excepto los puentes | fisuradas
construidos por

e Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente
segmentos

sujetos a condiciones de corrosion leves o moderadas

0,50/ (MPa)

® Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente
sujetos a condiciones de corrosion severas

02541 (MPa)

® Para elementos con tendones de pretensado no adherentes Traccion nula

Fuente: Sacado de la tabla 5.9.4.2.2-1 de (American Association of State Highway and Transportation
Officials, 2004)

2.9.3.2.3. Limite de Fuerza de Tesado para T=w

El limite de fuerza de tesado para tiempo infinito se calcula a partir de las inecuaciones ( 22)
y ( 23), que resultan del analisis de los esfuerzos en la viga (Figura 31). De esta manera se
obtendran las fuerzas de tesado maximas para que en las fibras traccionadas y comprimidas

se generen esfuerzos menores a los exigidos por la norma AASHTO LRFD 2004.
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Para fibra traccionada Py = 1 (22)

(23)

Para fibra comprimida Py =

2.9.3.3. Pérdidas de Presfuerzo

Después de aplicadas todas las fuerzas de postensado, siempre tendremos pérdidas de la
misma ya sea por comportamientos fisicos de los materiales o por el grado de ineficiencia de
tesado de cada elemento y/o equipo usado en la estructura. Respecto al tiempo tenemos dos
tipos de pérdidas; las instantaneas que se dan dentro de las primeras 24 horas de realizado el

tesado y las pérdidas diferidas que se dan a lo largo de la vida de servicio de la estructura.
2.9.3.3.1. Pérdidas Instantaneas

2.9.3.3.1.1. Pérdidas por Friccién

Por lo general la trayectoria de los cables no es recta, y al aplicar la fuerza de tesado estos
tratan de colocarse completamente rectos, esto genera que se apeguen a la vaina y se genere
friccion, esto se traduce en una pérdida de fuerza de tesado denominada pérdida instantanea.

Ppx = Py » e (€0 tp i ns) (24)

Cuando (K = L, + pp * apy) N0 €s mayor que 0.30 de Ppx puede calcularse como:

-1
Pox = Ppj % (1 + K % Ly + 1) * @) (25)
Donde:

P

px = Fuerza de presforzado evaluada a una distancia x.

Byx = Fuerza de presforzado en el gato.
l,x = Distancia al punto estudiado.
K = Coeficiente de friccién por desviaciéon de la vaina.

up = Coeficiente de friccion.
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apx = Sumatoria de valores absolutos de variacion del trazado del acero

de pretensado entre el extremo del gato y el punto investigado.
e = Base de logaritmos neperianos.

2.9.3.3.1.2. Pérdidas por Acufiamiento

La pérdida por acufiamiento se da al momento de soltar el gato del cable, pues la cufa se
introduce unos milimetros parar lograr el anclaje, estos milimetros son mas que suficientes

para que se dé una perdida de presfuerzo, la cual calculamos con la ecuacion ( 26).

AL
Afs=T*Es (26)

Donde:
Es = Médulo de elasticidad del acero.
AL = Penetracion de la cuiia, varia entre 3 mm a 6 mm.
2.9.3.3.2. Perdidas Diferidas

2.9.3.3.2.1. Pérdidas por Contraccion

El hormigon pierde humedad desde el fraguado hasta que el mismo se iguala con la humedad
relativa del ambiente, esta pérdida de humedad trae consigo una contraccion del hormigon
que se traduce como perdida de presfuerzo (27).
Afpsg = (93 — 0.85 * Hr) (27)
Donde:
Hr = Humedad relativa.

2.9.3.3.2.2. Pérdidas por Fluencia Lenta

Comprenden todas las deformaciones elasticas y plasticas en el hormigon (28 ):

Afper = 12fcgp — 7Afcdp = 0 (28)
| Po (Po*e)*e+M*e 29
fegp ==~ ] ] (29)
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Mlxe M2=xec
Afcdp = ] + Tc (30)

Donde:

fcgp = Tension del hormigén en el centro de gravedad de pretensado en

el momento de la transferencia.

Afcdp = Variacién de la tensiéon en el hormigén en el centro de gravedad
del acero pretensado a las cargas permanentes a excepcion de la
carga que actua en el momento que se aplica la fuerza de

pretensado. Se debe calcular en la misma seccion.

2.9.3.3.2.3. Pérdidas por Relajacion

Se da debido a la relajacion del cable a lo largo de su vida Gtil (31):

Afpr = 0.30 * (138 — 0.30 * Afpp — 0.40 * Afpgs — 0.20 * (Afpsg + Afpcr)) (31)
Donde:
Afpr = Pérdida por friccion.
Afpgs = Pérdida por acortamiento elastico.
Afpgs = Pérdida por contraccion.
Afpcr = Pérdida por fluencia lenta del hormigén.
2.9.4. Armadura Pasiva

2.9.4.1. Disefo a Cortante

Se comienza analizando cual es la cortante que puede resistir la viga sin presencia de

armadura, teniendo presente que la fuerza de presfuerzo genera una contra cortante que es

proporcional a la pendiente de la vaina y a la magnitud de la fuerza de presfuerzo.

Comparamos la resistencia a cortante del elemento con la cortante de disefio, en caso de que

la cortante de disefio sea mayor que la cortante resistente se debera proveer de armadura para

cortante, caso contrario solo se requerird armadura minima a cortante.
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2.9.4.1.1. Resistencia a Cortante en el Alma

Vew = 0.30 % (\[fc + foc) * by * dpp + ¥ (32)

Donde:

V.w = Resistencia del elemento de hormigén a la cortante (N)

f’c = Resistencia caracteristica del hormigén (MPa)

foc = Esfuerzo de compresioén del hormigén en tiempo infinito (MPa).

b,, = Ancho de alma (m).

d, = Canto ttil de la viga (m).

V, = Contra cortante generada por el postensado (N).

2.9.4.1.2. Resistencia a Cortante en Fibra Extrema

\ VM,
V. = o.osj;cbwd,, +Vy+ 1(/1 e (33)

max

Donde:

V.; = Resistenciao a cortante en fibra extrema del elemento de hormigén (N).
f. = Resistencia caracteristica a compresién del hormigén (MPa).
b,, = Ancho de alma (m).
fep = Esfuerzo de compresién del hormigon en tiempo infinito (MPa)
V; = Cortante por peso propio sin mayorar (N).
V; = Cortante simultanea con momento maximo (N).
M. = Momento de fisuracion (N * mm).
M0 = Momento de solicitacion maxima (N * mm).
2.9.4.1.3. Refuerzo por Cortante

En caso de que la solicitacion sea mayor que la resistencia del elemento se debera disponer

de armadura para resistir cortante.
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2.9.4.2. Disefio a Flexion

Para el disefio a flexion de las vigas de hormigon pretensado se debe verificar si la viga es
capaz de resistir el momento de disefio solamente con la armadura activa, de no ser asi se

deberéa disponer de armadura pasiva para resistir la flexion excedente.
2.9.4.2.1. Refuerzo por Flexién
En caso de que la armadura activa resista todo el momento de disefio, se deberé utilizar solo

armadura minima por flexion ecuacion (34).

14
Asminzf_*A (34)
y

Donde:
2
Aspin = Armadura minima a flexion (%)

fy = Limite de fluencia del acero (CI;—“’;)

2.9.4.3. Armadura de Proteccion del Ala

La armadura de proteccion del ala deberd ser calculada como armadura minima, para lo cual

se debera usar la ecuacion ( 34 ) del anterior articulo.
2.9.4.4. Armadura de Cara Lateral

Las caras laterales en el alma de la viga deberan también ser reforzadas con armadura
superficial, que segun el articulo 5.7.3.4 de la norma AASHTO se deberé calcular como

indica la ecuacion (35).

Ag == 0.001(d, — 760) (35)
Donde:

2
Ag = Armadura superficial (%)

d. = Canto util de la fibra a compresion (mm).
2.9.4.5. Por Retraccién y Temperatura

Si se considera necesario se debera seguir lo lineamientos del articulo 2.8.1.7 planteado en

este capitulo.
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CAPITULO 3.
INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Introduccién

Este capitulo se abocara a describir todos los criterios utilizados y resumir los calculos
realizados para el disefio del puente vehicular Corana Sud, cuyo detalle completo de célculos

se puede consultar en los anexos correspondientes.
3.2. Ubicacion del Puente

La ubicacion del puente vehicular Corana Sud se determiné después de analizar varias
alternativas de ubicacion, estudiando en cada una de ellas las condiciones topograficas, las
propiedades geotécnicas, hidrolégicas e hidraulicas, tomando en cuenta, ademas, los
requerimientos de; longitud, obras complementarias, obras de proteccion, tipo de carretera

en la zona y oblicuidad del puente, todo esto para garantizar un puente econémico y seguro.

Analizando todo lo anterior, se ubicé el puente a 800 metros de la comunidad de Corana Sud,
ya que en este punto se garantiza; un terreno de fundacién firme, un N.A.M.E. bajo respecto
a la altura del puente, y un riesgo de socavacion relativamente despreciable frente al lecho
rocoso encontrado. En la Figura 32 se tiene una vista satelital de la ubicacion del puente,
cuyas coordenadas son; Latitud: 21°19'28.26"S y Longitud: 64°45'45.46"0.

Figura 32

Vista Satelital del lugar de Ubicacién del Puente

Fuente: Elaborado desde Google Earth.
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3.3. Dimensiones Generales
3.3.1. Longitud

Del andlisis de las alternativas mencionadas anteriormente, se determind la longitud del
puente en 30.60 metros, dimensidn que cumple con los objetivos funcionales del puente, y

que describe la dimensidn real del mismo.
3.3.2. Luz

El puente tiene una luz de 30.00 metros entre apoyos. Esta es la dimension tomada en cuenta

para los calculos estructurales del puente.
3.4. Estudios Previos

El detalle completo de los estudios previos como ser; estudios topogréaficos, estudios
geotécnicos y los estudios hidrologicos e hidraulicos puede ser consultados a detalle en el

Anexo B, aqui se presentara un resumen tedrico de todos los criterios utilizados.
3.4.1. Estudios Topograficos

No se realizaron levantamientos topograficos propios en la zona, pues la subgobernacion de
San Lorenzo ya contaba con este estudio (Anexo B.1) por tanto, fue esta la informacion
usada. Analizando los datos y después de una visita presencial en la zona se puede concluir
que la misma es real y confiable, ademas de ser suficiente para los célculos necesarios.

3.4.2. Estudios Geotécnicos

El suelo en la zona corresponde a un macizo rocoso, que después de consultar con expertos
en la materia se concluy6 que no es viable un ensayo SPT para determinar la capacidad
portante del mismo. En base a lo anterior se optd por usar la investigacion realizada en una
tesis disponible en la biblioteca de la Universidad Auténoma Juan Misael Saracho (Disefio
estructural de un puente en arco con tablero superior y puentes losa de aproximacion recto-
curvo (sobre el Rio Carachimayu en la progresiva 8+640 de la ruta D602 tramo:
CR.RT.D603 (Canasmoro) — Rio Pilaya) / Jorge Ibarra, Pablo Alberto), en la cual se
determind la resistencia de un suelo de similares caracteristicas en una zona muy cercana al
proyecto (Anexo B.2), por lo tanto, se concluye que estos valores son validos para el

desarrollo del proyecto. Todo lo mencionado se constaté mediante visitas técnicas en la zona.
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3.4.3. Estudios Hidrologicos e Hidraulicos

Se realizo un analisis completo de las caracteristicas hidrolégicas de la cuenca y las

caracteristicas hidraulicas del cauce, que pueden consultarse a detalle en el Anexo B.3.
3.4.3.1. Propiedades Morfométricas de la Cuenca

Se determinaron las propiedades morfométricas de la cuenca mediante el software ArcGIS
en su version 10.4.1, posteriormente se verifico la informacion mediante imagenes satelitales

disponibles en el Google Earth Pro (Figura 33), concluyendo con los siguientes valores.

A, = 47.09 Km? Area de la cuenca
P. = 44.08 Km Perimetro de la cuenca

m, = 041 % Pendiente media de la cuenca
Lep = 1440 Km Longitud del cauce principal

3.4.3.2. Estacion de Estudio

Se analizaron todas las estaciones existentes en la zona, de la cual solo una estuvo lo
suficientemente cerca como para ser considerada relevante para la cuenca (Figura 33). Los
datos obtenidos de esta estacion, corresponden a informacion oficial del SENAMHI y

actualizada a la fecha de realizacion de este proyecto (Tabla 18).

Tabla 18

Datos Técnicos de la Estacién en Estudio

Estacion Provincia |Departamento| LatitudS. [Longitud W.| Altura
Trancas Méndez Tarija 21°18' 29" | 64° 48' 57" |2198 m.s.n.m.

Fuente: SENAMHI Tarija.
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Figura 33

Ubicacion de la Estacion en Estudio.

Y
&Coranayiorte

Fuente: Elaborado desde Google Earth.

3.4.3.3. Numero de Curva (CN)

El nimero de curva se lo determin6 bajo el método del Servicio de Conservacion de Suelos
(SCS), donde, para la caracterizacién del tipo de suelo en la zona se us6 informacion de la
base de datos del ZONISIG. Del célculo mencionado tenemos el nimero de curva de la
cuenca (Tabla 19).

Tabla 19
Nimero de Curva Ponderado Para la Cuenca Corana Sud

Condicion de Humedad Previa
Seca Promedio Humeda
CN () CN(ID CN(H)
59.749 77.946 89.046
6.737 2.829 1.230
171.109 71.866 31.246

Fuente: Elaboracién propia.
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3.4.3.4. Precipitacion Efectiva (Pe)

Conociendo el numero de curvay aplicando el método del servicio de conservacion de suelos
podemos determinar la precipitacion efectiva para cada uno de los afios de estudio. Después
de un analisis estadistico de datos por el método de Smirnov Kolmogorov aplicamos la ley

Gumbel Modificada, obteniendo valores para varios periodos de retorno (Tabla 20).

Si bien se analizan varios periodos de retorno, calculamos el NAME con un periodo de

retorno de 100 afios y verificamos con un periodo de retorno de 500 afos.

Tabla 20

Precipitacion Efectiva para Distintos Periodos de Retorno

T (Afos) P(Z>z2) P(x) 1) o Pe(mm)
10 0.100 0.900 16.414 10.350 39.705
50 0.020 0.980 16.414 10.350 56.799
100 0.010 0.990 16.414 10.350 64.025
500 0.002 0.998 16.414 10.350 80.724
1000 0.001 0.999 16.414 10.350 87.904

Fuente: Elaboracion propia.

3.4.3.5. Tiempo de Concentracion (tc)

Se determina el tiempo de concentracion desde el promedio de valores obtenidos por varios

métodos de célculo (Tabla 21).

Tabla 21

Tiempos de Concentracidn Por Diferentes Métodos y Tiempo de Concentracion Promedio

Meétodo tc Valores Promedio
De . de
, hrs similares )
calculo elegidos
Kirpich 1.596 No
Ventura 2.515 Si
Passini 7.706 No 2.325
Giandotti 2.135 Si

Fuente: Elaboracion propia.
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3.4.3.6. Caudal de Crecida

Para determinar el caudal de crecida aplicamos el método del hidrograma triangular, que es
un método para simular el hidrograma de crecida de la cuenca, esta aproximacion se la logra
conociendo los diferentes tiempos de flujo del cauce principal como; tiempo de
concentracion, tiempo base, tiempo de retardo y tiempo al pico. De esta manera se obtienen

los caudales pico para los distintos periodos de retorno (Tabla 22).

Tabla 22

Caudal de Crecida de la Cuenca Corana Sud para Distintos Periodos de Retorno

Hidrogramas Triangulares (m%/s)
t(hrs) 10 Afios 50 Afios 100 Afos 500 Afios 1000 Afos
0.000 0.000  0.000 0.000 0.000 0.000
2920 133.201 190.547 214.790 270.811  294.896
7.796 0.000  0.000 0.000 0.000 0.000

Fuente: Elaboracién propia.

3.4.3.7. Tirante Maximo

El nivel de aguas méaximas extraordinarias se lo calcul6 mediante una simulacion de crecidas
(Figura 34) para cada periodo de retorno, generada en el software HEC-RAS version 5.0.7,
con la intencién de tener valores mas cercanos a lo real (Tabla 23), ya que se analizé toda la
planimetria del cauce en la zona de interés y no solo una seccion como los métodos

tradicionales.

Tabla 23

Tirante Maximo Para la Cuenca Corana Sud En Base a Simulacion De Crecidas

ANALISIS TRIDIMENSIONAL

Periodo de Cota Cota Tirante Cota Tirante
retorno solera W.S. W.S CritW.S. CritW.S.
AR0S m.s.n.m.  m.s.n.m. m m.s.n.m. m
10 2,125.000 2,127.480 2.480 2,128.330 3.330
50 2,125.000 2,127.990 2.990 2,129.070 4.070
100 2,125.000 2,128.150 3.150 2,129.270 4.270
500 2,125.000 2,128,570 3.570  2,129.860 4.860

1000 2,125.000 2,128.700 3.700  2,130.050 5.050

Fuente: Elaboracién propia.

59



3.4.3.8. Verificacion de Tirante Maximo

Para verificar los resultados obtenidos, se compard los resultados de la simulacion con
resultados obtenidos a partir del calculo tradicional donde se asume que la seccion del rio es

un canal trapezoidal, esto mediante el software HCaneles version 3.0 (Tabla 24).

Figura 34

Simulacién de Crecida en la Zona de Fundacion del Puente Corana Sud

g
3
a
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WS T10Afos
WS TS0Af0s
WS T100An0s
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WS T1000A%0s
Ground

Bank Sta

N

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 24

Verificacién de Tirante Maximo Mediante HCanales

VERIFICACION CON HCANALES
Periodo de Caudal Tirante por Velocidad Tirante por Velocidad
retorno  méximo Hcanales Hcanales HEC-RAS HEC-RAS

Afios m3/s m m/s m m/s
10 140.000 2.599 7.471 2.480 7.450
50 200.000 3.165 8.219 2.990 8.350
100 220.000 3.333 8.427 3.150 8.600
500 280.000 3.794 8.973 3.570 9.280

1000 300.000 3.936 9.132 3.700 9.480

Fuente: Elaboracion propia.
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3.4.3.9. Socavacion

Para el calculo de la socavacidn, se observo que el suelo de fundacion y del lecho del rio es
netamente roca (Figura 35), por tanto, se asumid que no es necesario el célculo de
profundidad de socavacion ya que para roca la socavacion es despreciable. Ademas, recalcar
que la fundacion del puente estd mas que alejada de los niveles de agua criticos por tanto es

otro punto a favor de la seguridad.

Aunque se buscd una manera de verificar esta afirmacién mediante célculos, no se
encontraron métodos de célculo de socavacion sobre lechos rocosos por la naturaleza no

erosiva de los mismos, por lo que muchos autores la consideran despreciable.

Figura 35

Fotografia del Lecho Rocoso en la Zona de Emplazamiento del Puente Corana Sud

Fuente: Elaboracion propia.
3.5. Disefio Estructural

El disefio estructural completo del puente corana sud, se pueden consultar a detalle en el
Anexo C de este documento, pues en este subtitulo nos abocaremos mas a los criterios

utilizados para el calculo y un breve resumen de los mismos.
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3.5.1. Accesorios

El puente en cuestion es un puente de uso mixto, es decir, de uso tanto vehicular como
peatonal como es el caso de la mayoria de los puentes de la regidn, por tanto, se deben

considerar los accesorios para estas dos situaciones.

Aungue hasta el momento se disefiaban bastante los puentes con barandas mixtas, este no es
un tema completamente claro en la norma AASHTO LRFD 2004, pues la misma recomienda
que para puentes vehiculares se deberia usar netamente barreras, mismas que deberian
separar la calzada de la acera y dar mejor proteccién a los peatones en comparacion con los

clésicos bordillos.

En base a lo anterior se decidio disefiar el puente con una barrera que separa la calzada de la
acera, y a las orillas del puente se dispuso barandas peatonales para proteccion de los

peatones. Los célculos completos de los accesorios se pueden consultar en el Anexo C.1.
3.5.1.1. Barandas

Para el caso del disefio de la baranda nos basamos netamente en la normativa AASHTO
LRFD 2004 en seccion 13. Se determiné usar una baranda tipo peatonal en el extremo del

puente, considerando que el puente sera también utilizado por peatones.

Cabe resaltar que las cargas de disefio para la baranda, serdn las correspondientes para
barandas de uso peatonal solamente, pues para proteccion de vehiculos se dispone del uso de

una barrera tipo New Jersey.
3.5.1.1.1. Pasamanos

Para el anlisis del pasamanos de la baranda, seguimos los lineamientos del articulo 13.8 de
la seccion 13 de la norma AASHTO LRFD 2004.

3.5.1.1.1.1. Dimensiones

Entre los 2 puntos importantes para dimensionar los pasamanos, el primero es que la
separacion entre pasamanos no deberd ser mayor que 150mm en la parte inferior, y después

de los 685 mm de altura de la baranda se permite como maximo 200mm de separacion.

Disefiamos los pasamanos con una abertura de 150mm. Se disponen 4 pasamanos de 120 mm

por 120 mm, cumpliendo con la altura minima de 1060 mm para Figura 36.
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Figura 36

Dimensiones de la Baranda Peatonal

0,144

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.1.1.1.2. Solicitaciones

Todas las cargas se describen en el articulo 13.8.2 de la norma AASHTO LRFD 2004, y

asumiendo el pasamanos como una viga simplemente apoyada con carga uniformemente

distribuida tenemos un momento de 1.508 KN*m (Tabla 25) y un cortante de 2.395 KN*m

(Tabla 26).

Tabla 25

Momento de Disefio en Pasamanos

. Mom.
T(':g?gie Descripcion Momento Factor Fact.

KN*m Y KN*m

Peso Prop. DC 0.153 1.250 0.191
Distribuida LS 0.329 1.750 0.576
Puntual LS 0.423 1.750 0.740
3= 1.508

Fuente: Elaboracion propia.
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Tabla 26

Cortante de Disefio en Pasamanos

Tipo de Descripcién Cortante Factor  Cort. Fact.
Carga KN Y KN*m
Peso Prop. DC 0.322 1.250 0.403
Distribuida LS 0.694 1.750 1.214
Puntual LS 0.456 1.750 0.779
3= 239

Fuente: Elaboracién propia.

3.5.1.1.1.3. Armaduras

Para resistir el momento flector, estimamos la altura del bloque de compresion en 0.00605 m

y un canto atil de 0.100 m teniendo como armadura requerida:

28MPa

A, =085
" 420Mpa

Sreq

* 0.120m = 0.00605m = 0.0000411m? = 41.125 mm?

Finalmente se dispone de 2 barras de 8mm con lo cual obtenemos un momento reducido de

3.369 KN*m, que es mayor que el momento de disefio y el momento minimo.

Para el disefio por cortante se tiene que el elemento se encuentra dentro del caso 1, por tanto,

solo requiere una armadura minima de 20.00 mm?, la cual se satisface con @6 C/20.
3.5.1.1.2. Postes
3.5.1.1.2.1. Dimensiones

La base del poste es de 200 mm y su peralte 200 mm, medidas definidas tomando como
referencia la baranda tipo-3 del servicio nacional de caminos. Mientras que la altura del poste
es de 1100 mm, que es mayor que los 1060 mm que exige la norma AASHTO LRFD 2004
como altura minima (Figura 36).

3.5.1.1.2.2. Solicitaciones

Aplicando una carga puntual de 2,277.000 N en el pasamanos superior como exige la norma
AASHTO LRFD 2004 tenemos; un momento de disefio de 4,064.445 N*m (Tabla 27) y una
cortante de disefio de 3,984.750 N (Tabla 28). Asumimos que la carga por peso propio es

despreciable ya gue su brazo respecto a la seccion de estudio es insignificante.
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Tabla 27

Momento de Disefio Para Postes

. Mom.
T(':F;?gie Descripcion Momento Factor Fact.
N*m Y N*m
Peso Prop. DC 0.000 1.250 0.000
Puntual PLL 2,322.540 1.750 4,064.445
2= 4,064.445
Fuente: Elaboracién propia.
Tabla 28
Cortante de Disefio Para Postes
Tipo de Descripcién Cortante Factor  Cort. Fact.
Carga N y N
Peso Prop. DC 0.000 1.250 0.000
Puntual PLL 2,277.000 1.750 3,984.750
2= 3,984.750

Fuente: Elaboracién propia.

3.5.1.1.2.3. Armaduras

Para resistir el momento flector estimamos una altura del bloque de compresion de 0.00535

my para un canto Util de 0.18 m podemos calcular el acero requerido.

a
- 2 _ 2
*120MPa” 0.200m * 0.00535m = 0.0000606m* = 60.637m

Finalmente se dispone 2 barras de 10mm con lo cual obtenemos un momento reducido de

9,057.036 N*m, que es mayor que el momento de disefio y el momento minimo.

Para el disefio por cortante se verifica que el elemento se encuentra dentro del caso 1, por
tanto, solo requiere una armadura minima de 41.667 mm?, la cual se satisface con barras de

6 milimetros separadas cada 25 centimetros.
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3.5.1.2. Barrera
3.5.1.2.1. Predimensionamiento

Para las dimensiones de la barrera tomamos como referencia la norma peruana que brinda
dimensiones de barrera tipo New Jersey dimensionada y probada como lo exige la norma
AASHTO LRFD 2004, ademas de ser la barrera mas usada en estos casos (Figura 37).

Figura 37
Dimensiones de una Barrera New Jersey
0,05 m
—~-0,15 m- L 0,175 m—=—
0.47m
.-
08m| 8
0,25m
5 o
—0,1m
0,375 m

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.1.2.2. Armadura

En el caso de la barrera se hizo un analisis diferente, pues la norma exige que las barandas o
barreras utilizadas hayan sido verificadas mediante ensayos reales, y como eso este lejos de
nuestra posibilidad se opt6é por una baranda ya dimensionada incluyendo sus armaduras, y
simplemente verificamos la misma en base al Anexo A.13 de la norma AASHTO LRFD
2004.

La fuerza de impacto para un nivel TL-3 es de 240,000.00 N, y la resistencia verificada de la

barrera es de 297,815.91 N, por tanto, podemos concluir que la misma es apta como barrera.
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3.5.2. Tablero
3.5.2.1. Predimensionamiento
3.5.2.1.1. Separacion Entre Vigas

Para la separacion entre vigas, la norma AASHTO LRFD 2004 no tiene lineamientos
definidos, pero sabemos que el criterio basico es que los momentos en el tablero estén bien

distribuidos, obteniendo momentos positivos y negativos similares.

Para calcular la separacion entre vigas nos guiamos de (Universidad Mayor de San Simon,
2004) que de un analisis geométrico del tablero y tomando factores de distribucién de la
norma AASHTO ESTANDAR nos da un punto de partida para estimar la separacion.
Finalmente, la separacién asumida es de 2.600 metros (Figura 38) y su célculo completo se

lo puede consultar en el Anexo C.2.
3.5.2.1.2. Espesor del Tablero

El espesor minimo del tablero segudn el articulo 9.7.1.1 de la norma AASHTO LRFD 2004
esde 175 mm, y en el articulo 2.5.2.6.3 de la misma norma tenemos otra recomendacion para
calcular el espesor del tablero en funcion de la separacion. Para nuestro caso definimos el

espesor de tablero en 180 mm, guiados por los articulos anteriores y por dimensiones de

i r“‘“’?‘
— L= 0955m

otam-! W W P W 0,18
~—0,9 m—= 26m 26m 26m =—09m

puentes construidos en la region.

Figura 38

Dimensiones de Tablero y Separacion Entre Vigas

96m

[

Fuente: Elaboracién propia.

3.5.2.2. Disefio Para Momento Positivo

El momento positivo se da en la parte interior del tablero. Conviene comenzar analizando la

sobrecarga de servicio que en nuestro caso es el camion de disefio.
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3.5.2.2.1. Cargas

3.5.2.2.1.1. Cargas Transitorias

3.5.2.2.1.1.1. Camién de Disefio

Se verificé en nuestro caso que el médximo momento positivo se da ubicando la rueda del
camion de disefio a 0.60 metros de la barrera (Figura 39). Para esta ubicacion se analiza el

momento de disefio, que da un valor de 36.267 KN*m (Figura 40).

El método para el disefio del tablero es el de las fajas equivalente, por tanto, el momento por
camion de disefio se debe distribuir en un ancho de faja equivalente como lo especifica el
articulo 4.6.2.1.3 de la norma AASHTO LRFD 2004.

(+Fe) = 0.660m + (0.550 * 2.600m) = 2.090m

36.267 KN »
m
2.090 m
En base al articulo 3.6.1.1.2 de la norma AASHTO LRFD 2004 aplicamos el factor de

presencia multiple, que para un solo carril cargado es de 1.20.

m
= 17.353 KN * —
m

m m
17.353 KN * — 1.20 = 20.823 KN * —
m m

Por ultimo, aplicamos el incremento por carga dinamica IM en base al articulo 3.6.2 de la
norma AASHTO LRFD 2004 que para este caso es de 33%.

m 33 m
20.823 KN * — * (1 + —) = 27.695 KN * —
m 100 m

Este momento lo podemos comparar con los momentos de la Tabla A-4.1 de la (American
Association of State Highway and Transportation Officials, 2004) que para una separacion
de 2.600 metros es de 27.220 KN*m/m, concluyendo que los calculos son confiables y que

conviene usar el mayor entre estos dos valores.

m
MLL+1M = 27.695 KN = a
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Figura 39

Ubicacion del Camion de Disefio para Momento Positivo
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Fuente: Elaboracién propia.

Figura 40
Momento Positivo Por Camion de Disefio
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Fuente: Elaboracion propia.

3.5.2.2.1.1.2. Carril de Disefno

Segun el articulo 3.6.1.3.3 de la norma AASHTO LRFD 2004, cuando la faja primaria es
transversal a la direccion del trafico y la separacion entre apoyos es menor que 4600

milimetros no se aplicaré la carga de carril de disefio.

3.5.2.2.1.2. Cargas Permanentes

En cuanto a las cargas permanentes tenemos; las cargas por peso propio que incluye las
barandas y la barrera, y las cargas por superficie de rodadura que después de ser mayorados

daran el momento de disefio, esto se puede consultar a detalle en el Anexo C.2.
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3.5.2.2.2. Solicitacion de Disefio

Tabla 29

Momento Positivo de Disefio para el Tablero

Momento Factor M. Factor

Descripcion Tipo

KN*m/m Y KN*m/m
Tab+Acc DC 0.494 1.250 0.618
SupRod DW 0.222 1.500 0.333
Vehicular LL+IM 27.695 1.750 48.466
3= 49416

Fuente: Elaboracion propia.
3.5.2.2.3. Refuerzos

3.5.2.2.3.1. Refuerzo a Flexién

Asumiendo una altura de blogue de compresion de 0.0157 m y un canto Gtil de 0.155 m

podemos calcular la armadura requerida para resistir el momento flector de disefio.

2

A 0.85

¢ 1.00 0.0157 0.000888m? = 888.351 mm
¥ — % * = =
aoompa b m * 0. m . m . -

Sreq

Por tanto, se dispone @ 12mm C/10 con lo cual obtenemos un momento reducido de 59.434

KN*m/m, que es mayor que el momento de disefio y el momento minimo.

3.5.2.2.3.2. Refuerzo a Cortante

El articulo 5.14.4.1 establece que para tableros no es necesario armadura por corte.

3.5.2.2.3.3. Armadura de Distribucién

Segun el articulo 9.7.3.2 de la norma AASHTO LRFD 2004, la cara inferior requiere

armadura para distribucion de esfuerzos, que es un porcentaje de la armadura requerida.

121
% = ——==75.041%
2.600m

0,

Pero la armadura por distribucién debe ser maximo el 67% de la armadura provista, para

nuestro caso seria 595.195 mm?/m y se satisface con @ 10mm C/0.10.
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3.5.2.3. Disefio para Momento Negativo

Para determinar el momento negativo de disefio se debera analizar el mismo, tanto en tablero
interno como en el vuelo del tablero, en nuestro caso el que resulto mayor de ambos es el

momento negativo por tablero interno, lo cual se puede consultar a detalle en el Anexo C.2.

Por lo general es el tablero en vuelo el que tiene mayor solicitacion a momento negativo,
pero nuestro caso es diferente, ya que se optd por usar 4 vigas para cumplir a cabalidad con
la norma AASHTO LRFD 2004, esto hace que las longitudes de vuelo sean mucho menores,
por ende, este momento también sera menor En este caso solo se expondra el momento por

tablero interno, pero se puede consultar el calculo completo de ambos en el Anexo C.2.
3.5.2.3.1. Cargas

3.5.2.3.1.1. Cargas Transitorias

3.5.2.3.1.1.1. Camién de Disefio

Comenzamos analizando las lineas de influencia para la viga interna (Figura 41), en donde
observamos una ordenada maxima de 0.2668, que es el lugar donde conviene ubicar una de
las ruedas del eje trasero del camidn de disefio (Figura 42). Se obtiene entonces un momento
por camion de disefio de 33.890 KN*m/m (Figura 43).

El método para el disefio del tablero es el de las fajas equivalente, por tanto, el momento por
camion de disefio se debe distribuir en un ancho de faja equivalente como lo especifica el
articulo 4.6.2.1.3 de la norma AASHTO LRFD 2004.

(=Fe) = 1.220m + 0.250 * 2.600m = 1.870m

33.890 KN
m
1.870m
En base al articulo 3.6.1.1.2 de la norma AASHTO LRFD aplicamos el factor de presencia

m
= 18.123 KN * —
m

multiple, que para un solo carril cargado es de 1.20.
m m
18.123 KN * —x 1.20 = 21.748 KN * —
m m

Por Gltimo, aplicamos el incremento por carga dindmica IM en base al articulo 3.6.2.

m 33 m
21.748 KN * — * (1 + —) = 28.924 KN * —
m 100 m
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También se analizé el caso para dos carriles cargados, que resulta en 26.147 KN*m/m de
momento de disefio (Anexo C.2), el cual es menor que el momento para un carril cargado,

por tanto, se utilizara el momento para un solo carril cargado.

Para verificar comparamos el momento calculado con el momento de la tabla A-4.1 de la
(American Association of State Highway and Transportation Officials, 2004) que para una
separacion de 2.600 metros es de 30.220 KN*m/m, por lo que nuestros calculos se pueden

tomar como confiables. Se usara el méaximo valor de entre estos para el disefio.
m
MLL+IM = 30.220 KN *E

Figura 41

Lineas de Influencia Para Momento en la Viga Interna

—0.2668

T —0.2082
S - \‘. /
/ NS

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 42

Ubicacién del Camion de Disefio Para Momento Negativo En Tablero Interno.
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Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 43

Momento Negativo en Viga Interna
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Fuente: Elaboracion propia.

3.5.2.3.1.1.2. Carril de Disefio

Segun el articulo 3.6.1.3.3 de la norma AASHTO LRFD 2004, cuando la faja primaria es
transversal a la direccion del trafico y la separacion entre apoyos es menor que 4600 mm no

se aplica la carga de carril de disefio.

3.5.2.3.1.2. Cargas Permanentes

En cuanto a las cargas permanentes tenemos; las cargas por peso propio que incluye las
barandas y la barrera, y las cargas por superficie de rodadura, que se pueden consultar a

detalle en el Anexo C.2.

3.5.2.3.2. Solicitaciones

El momento de disefio se puede observar en la Tabla 30.

Tabla 30

Momento Negativo Para Tablero Interno

2600 m

Descripcién Tipo Momento Factor M. Factor
KN*m/m Y KN*m/m
Tab+Acc DC 2.264 1.250 2.830
SupRod DW 0.294 1.500 0.441
Vehicular LL+IM 30.220 1.750 52.885
2= 56.156

Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.2.3.3. Refuerzos

3.5.2.3.3.1. Refuerzo a Flexion

Asumiendo una altura del bloque de compresion de 0.01795 m y un canto Gtil de 0.155 m

podemos calcular la armadura requerida.

28MPa 2 mm?
*

m
A = 0.85 * 1.00m % 0.01795m = 0.00102 = 1017.379

Sreq 420MPa

Para cumplir con la armadura requerida usamos @ 12mm C/10 teniendo un momento

reducido de 59.434 KN*m/m, que es mayor que el momento de disefio y el momento minimo.

3.5.2.3.3.2. Refuerzo a Cortante

El articulo 5.14.4.1 establece que para tableros no es necesario armadura por corte.

3.5.2.3.3.3. Por Retraccion y Temperatura

0.18 9-600m « 0.180 m 0000159m2 159 018mm2
. * = V. —_— = .
2 = (0.180 m + 9.600 m) m m

*
Astemp = 0.18 * m =

El acero minimo para retraccion y temperatura es de 230.00 mm?/m la cual se satisface con

un @ 8mm C/20 que da una armadura de 251.500 mm?/m.
3.5.3. Diafragmas
3.5.3.1. Predimensionamiento

La altura del diafragma es de 1.125 metros que se acomoda geométricamente a las
dimensiones de la viga y el tablero, mientras que el espesor del diafragma es de 0.250 metros

que se determina empiricamente en base a otros diafragmas ya disefiados.
3.5.3.2. Cargas
3.5.3.2.1. Momento Positivo

3.5.3.2.1.1. Por Cargas Transitorias

El momento positivo sobre el diafragma esta en base a la carga de camion de disefio en el
sentido longitudinal del puente, la misma se calcula simulando que el camién de disefio esta
cargado sobre dos vigas isostaticas (Figura 44). Las reacciones de las vigas isostaticas

deberan ser aplicadas en el centro luz del diafragma asumiendo que este Gltimo es también
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una viga simplemente apoyada (Figura 45), que da un momento positivo de 80.216

KN*m/m, que mayorado por carga de impacto termina en 106.687 KN*m/m

Figura 44

Carga de Camién de Disefio para Momento Positivo sobre Diafragma

Z

(]
Q

e}
ol <]
I~
— 5600 m —t=—— 4 500 m ——=
—— 4300 m J" 5600 m

500 KN

72

500 kN

»

OWN

SRANFES
7

|

31490 KN

9.899 kf\.’% 5
kN

7601 K

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 45
Carga para Momento Positivo en el Diafragma
=
e
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e
[
— 1.300 m

61.704 kN

Fuente: Elaboracién propia.

3.5.3.2.1.2. Por Cargas Permanentes

En cuanto a las cargas permanentes, tenemos la del peso propio, que asumiendo que el

diafragma es una viga simplemente apoyada tenemos un momento de 5.596 KN*m/m.
3.5.3.2.2. Momento Negativo

El momento negativo en el diafragma se puede tomar como el mismo momento negativo del

tablero, ya que ambos se encuentran unidos estructuralmente (Tabla 31).
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Tabla 31

Momento Negativo Para Tablero Interno

Momento Factor M. Factor

Descripcion Tipo

KN*m/m Y KN*m/m
Tab+Acc DC 2.264 1.250 2.830
SupRod DW 0.294 1.500 0.441
Vehicular LL+IM 30.220 1.750 52.885
I= 56.156

Fuente: Elaboracién propia.

3.5.3.2.3. Cortante de Disefio

En cuanto a la cortante de disefio, la misma se calcula de manera similar al momento
negativo, solo que esta vez la reaccion de la situacion de carga de la Figura 44 sera la propia
cortante por camion de disefio. Calcular también la cortante de disefio por peso propio del

diafragma de manera similar al momento positivo por peso propio.
3.5.3.3. Solicitaciones

El momento positivo de disefio sera de 193.698 KN*m/m como se puede verificar en la
Tabla 32, y el momento negativo de disefio serd de 56.156 KN*m/m (que es el momento
negativo por tablero interno), como se lo puede observar en la Tabla 33. Para el disefio a

cortante nos remitimos a la Tabla 34.
3.5.3.3.1. Momento Positivo

Tabla 32

Momento Positivo de Disefio en Diafragmas

Momento Resistencia
Carga I MDR
KN*m/m YR
DC 5.596 1.25 6.995
LL+IM 106.687 1.75 186.703
>= 193.698

Fuente: Elaboracién propia.
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3.5.3.3.2. Momento Negativo

Tabla 33

Momento Negativo Para Tablero Interno Usado Para el Calculo del Diafragma

Momento  Factor M. Factor

KN*m/m Y KN*m/m
Tab+Acc DC 2.264 1.250 2.830
SupRod DW 0.294 1.500 0.441
Vehicular LL+IM 30.220 1.750 52.885
b3 56.156

Descripcion Tipo

Fuente: Elaboracion propia.
3.5.3.3.3. Cortante de Disefio

Tabla 34

Cortante de Disefio para Diafragma

Cortante Resistencia
Carga I MDR

KN YR
DC 8.609 1.25 10.761
LL+IM 164.134 1.75 287.234
Y= 297.996

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.3.4. Refuerzos
3.5.3.4.1. Refuerzo a Flexion para Momento Positivo

Asumiendo una altura de bloque de compresion de 0.0334 m y un canto Gtil de 1.10 m

podemos calcular la armadura requerida para resistir el momento positivo de disefio.

28MPa
*
420MPa

* 0.250m * 0.0334m = 0.000473 m? = 473.023 mm?

Para cumplir con la armadura requerida usamos 3 @ 16 mm con lo cual obtenemos un
momento reducido de 244,171.96 N*m/m, que es mayor que el momento de disefio y el

momento minimo.
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3.5.3.4.2. Refuerzo a Flexion para Momento Negativo
Asumiendo una altura de bloque de compresion de 0.00957 m y un canto util de 0.900 m

podemos calcular la armadura requerida para el momento negativo de disefio-

MPa
= 0.85 * 120MPa % 0.250m * 0.00957m = 0.000136 m? = 135.646 mm?

Para cumplir con la armadura requerida usamos 2 @ 12 mm con lo cual obtenemos un
momento reducido de 92,858.318 N*m, que es mayor que el momento de disefio y el

momento minimo.
3.5.3.4.3. Refuerzo a Cortante

El caso de disefio a cortante es el caso 3, en el cual se requiere armadura a cortante igual a

45.149 mm?, que se satisface con @ de 8 mm cada 0.20 metros.

VxS  138,075.07 N * 200 mm

A, = = = 61.917 mm?
" fixd  500MPa * 892 mm i
3.5.3.4.4. Por Retraccion y Temperatura
* H 0.250m = 1.125m 2 mm?

AStemp = 0.18 0.18

- 0.000184% = 184.091

2+(B+H) *2%(0250m + 1.125m)

El acero minimo para retraccion y temperatura es de 233.00 mm?m la cual se satisface con
un @ 8 mm cada 0.20 metros que da una armadura provista de 251.500 mm?2/m.

3.5.4. Vigas

Para determinar los momentos en las vigas debemos analizar tanto la viga externa como la
viga interna, para encontrar asi la viga de mayor solicitacion, esto se puede consultar
completamente en el Anexo C.3. Solo se detallara el momento para viga interna ya que es el

mayor momento en nuestro caso.
3.5.4.1. Predimensionamiento

Las dimensiones de la viga a utilizar se pueden definir en base a los requerimientos de la
norma AASHTO LRFD 2004, pero también tenemos dimensiones de vigas tipo AASHTO,

que se pueden elegir en base a la longitud del puente (Figura 46).
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Figura 46
Secciones AASHTO Normalizadas
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Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado Arthur H. Nilson Nota: Dimensiones en milimetros.
3.5.4.2. Factores de Distribucion
3.5.4.2.1. Para Momentos

El factor de distribucion de momentos para viga interna serd el mayor de los factores

correspondientes a un carril cargado y a dos carriles cargados. Para nuestro caso el mayor es

el correspondiente a dos carriles cargados.

S 0.6 S 0.2 K 0.1
FD,. = 0.075 + (—) + (—) +(=
¢ 2,900 L Lt3

2,600)"-6 ( 2,600 )0-2 N ( 7.59E + 11 )
2,900 30,000 30,000 * 1803

0.1
=0.74

3.5.4.2.2. Para Cortante

Al igual gue en momentos, el factor de distribucién sera el mayor entre el factor para un carril

cargado y el de dos o mas carriles cargados, para nuestro caso es el correspondiente a dos

carriles cargados.

2.0
) = 0.863

S %0 2,600 /2,600

3,600 (10.700 =020+ 3,600 \10,700
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3.5.4.3. Ubicacion del Camién de Disefio

Ubicar el camion de disefio implica ubicar la directriz entre la resultante y el eje méas pesado
exactamente en el centro luz del puente, con esto la mayor solicitacion se deberia dar sobre

el eje mas pasado y mas cercado a la resultante (Figura 47).

Figura 47

Ubicacion del Camion de Disefio
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|
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Fuente: Elaboracion propia.
3.5.4.4. Cargas
3.5.4.4.1. Cargas Transitorias

3.5.4.4.1.1. Camidén de Disefio

3.5.4.4.1.1.1. Momento

Para las cargas transitorias se aplicé el camion de disefio y el tandem de disefio, dando como
mayor solicitacion la carga por camion de disefio (se puede revisar en el Anexo C.3),
situacion que es confirmada por la propia norma, que comenta que en puentes mayores a 10

metros de luz sera la carga por camion de disefio la que dara mayores solicitaciones.

Después de ubicar el camion de disefio como se especifica en el articulo anterior se tiene un

momento en la viga interna de 2,056.237 KN*m/m (Figura 48).
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Figura 48

Momento por Camidn de Disefio en Viga Interna
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Fuente: Elaboracion propia.

Se incrementa la carga por camion de disefio en un 33% segun el incremento dinamico,
obteniendo un momento de 2,734.795 KN*m/m. No se aplica factor de presencia multiple.
Por ultimo, aplicando el factor de distribucién de momento para viga interna quedamos con

un momento de 1,938.620 KN*m/m, que finalmente sera el momento por camion de disefio.

3.5.4.4.1.1.2. Cortante

Mientras que el mayor momento se da cerca del centro luz de la viga, la mayor cortante se
da cerca de los apoyos de la viga, es decir en los estribos. Ubicando nuestro camidn de disefio
en la posicion mencionada tenemos una cortante de 149.183 KN (Figura 49) que mayorada
por el incremento por carga dindmica tenemos una cortante de 198.413 KN. Finalmente
aplicamos el factor de presencia multiple para cortante, que dando con una solicitacion a
cortante de 171.266KN.

Figura 49

Carga por Camion de Disefio para Cortante en Viga Interna
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Fuente: Elaboracién propia.
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3.5.4.4.1.2. Carril de Disefio

En cuanto a la carga por carril de disefio, la misma es una carga que se aplica simultaneamente

con el camidn de disefio, y es una franja cargada de 9.600 KN/m
3.5.4.4.1.2.1. Momento

El momento por carril de disefio es de 1,077.456 KN*m el cual no es mayorado por factor de
impacto segun la norma, pero si es afectado por el factor de distribucion de momentos para

viga interna, quedando un momento de 797.319 KN*m,
3.5.4.4.1.2.2. Cortante

La cortante por carril de disefio es de 144.00 KN, que multiplicada por el factor de

distribucion de cortantes para viga interna queda en 124.298 KN.
3.5.4.4.2. Cargas Permanentes

Las cargas permanentes corresponden a la de peso propio del tablero, de la viga, de los
diafragmas y de la superficie de rodadura. El momento por estas cargas se calcula donde se

da el mayor momento por cargas transitorias (se puede consultar en el Anexo C.3).
3.5.4.5. Solicitaciones
3.5.4.5.1. Por Momentos

3.5.45.1.1. En Tiempo Inicial (t=0)

Para el caso del tiempo inicial, la Gnica carga a tomar en cuenta para los calculos es la carga

por peso propio de la viga, pues en esta fase ain no ha entrado en servicio (Tabla 35).

Tabla 35

Momento para Viga Interna en Tiempo Inicial

T=Inicial
Carga Tipo Momento v Mom Fac Mom Fac
(KN*m) (KN*m) (T*m)
Viga DC 1,685.850 1.000 1,685.850 171.850

Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.4.5.1.2. En Tiempo Infinito (t=o0)

En tiempo infinito la viga ya ha sido sometida a todas las cargas tanto permanentes como

transitorias, las mismas corresponden a un estado limite de servicio (Tabla 36).

Tabla 36

Momento para Viga Interna en Tiempo Infinito

T=Infinito
Carga Tipo Momento v Mom Fac Mom Fac
(KN*m) (KN*m) (T*m)
PesoPropio DC 3,074,919 1.000 3,074.919 313.447
Sup.Rod DW 128.397 1.000 128.397 13.088
Camion Dis.  Ca.Dis+IM  2,023.753 1.000 2,023.753 206.295
Carril Dis. Carr Dis. 797.319 1.000 797.319 81.276

Y= 6,024.388 Y= 6,024.388  614.107

Fuente: Elaboracion propia.
3.5.4.5.2. Para Cortantes

En cuanto a la cortante de disefio, la misma corresponde a todas las cargas posibles en estado

limite de resistencia (Tabla 37).

Tabla 37

Cortante de Disefio Para Viga Interna

Carga Tipo Cortante v v-Cortante vy-Cortante
(KN) (KN) (T)
Tablero DC 165.285 1.250 206.606 21.061
Viga DC 241.348 1.250 301.685 30.753
Diafragma DC 27.258 1.250 34.073 3.473
Sup.Rod DW 17.160 1.500 25.740 2.624
Camion
Dis. LL+IM 171.266 1.750 299.716 30.552
Carril Dis. LL 124.298 1.750 217.521 22.173
Y= 746.615 ¥= 1,085.340 110.636

Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.4.6. Fuerza de Tesado
3.5.4.6.1. Eficiencia del Tesado

Vamos a comenzar estimando la fuerza de tesado y después verificar la misma, para ello se
deben estimar las pérdidas que se van a producir. En base a la experiencia se estima que las

pérdidas de fuerza de tesado rondan el 20%, por tanto, la eficiencia de tesado sera de 80%.
3.5.4.6.2. Resistencia del Hormigon al Momento de la Transferencia

Se debe también definir el dia en que se planea tesar la viga, pues la resistencia del hormigén

asumida para este dia es clave para los calculos necesarios y la viga no rompa al tesado.

Por lo general se asume una resistencia alcanzada de 70% asumiendo tesar el dia 7 después
de fraguado el hormigdn, este valor es ideal para vigas prefabricadas, sin embargo, se busco
una manera de respaldar este valor usando una relacion matematica planteada por el articulo
ACI 209R-92 (1997) publicado por el ACI Commite 209.

t

(Fe)e = fei =085t

(f¢)2s

Asumiendo tesar el dia 7 tenemos un fci=24.623MPa, que es el 70.35% del fc de la viga,

valor que se respalda con el valor de 70% que se asumen en muchos célculos.
3.5.4.6.3. Esfuerzos Permisibles

3.5.4.6.3.1. Inmediatamente después de la transferencia (t=0)

Asumiendo que la resistencia del hormino en t=0 es de 24.623 MPa, los esfuerzos admisibles

en el hormigon para t=0 segun la norma AASHTO son:

En fibra a traccion fti = 0.25 *V24.623 MPa = 1.241 MPa
En fibra a compresion fei = 0.60 x 24.623 MPa = 14.774 MPa

3.5.4.6.3.2. Después de Todas las Pérdidas (t=)

Asumiendo que la resistencia del hormigon en t=oo es de 35.000 MPa, los esfuerzos

admisibles en el hormigdn para t=co segun la norma AASHTO son:
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En fibra a traccion fts = 0.50 * v35.000 MPa = 2.958 MPa

En fibra a compresion fes = 0.450 * 35.000 MPa = 15.750 MPa

3.5.4.6.4. Conjunto Solucion

3.5.4.6.4.1. En Tiempo Inicial (T=0)

M, * c1,

fei +
<—2% ;P <7,068.802KN
€o *¥Cio0 1

L Ao

Para fibra traccionada P,

Ry

Para fibra comprimida P, < P, < 4,948.922 KN

3.5.4.6.4.2. En Tiempo Infinito (T=cw0)

_f + MT * Cloo
CcS IOO
Para fibra traccionada P, > ; P, > —11,755.76 KN
(eoo * (oo L)
"W, T4,
f + MT * CZoo
—fos + L2
Para fibra comprimida P, > = ; P, > 4,569.400 KN
n (—e"" * (oo _1
I Ao

Por tanto, el conjunto solucidn sera:

~ A "

-11,755.76 4,569.400 4,948.922 7,068.802

(KN) (KN) (KN) (KN)

En base al conjunto solucion definimos que la fuerza de tesado sera de 4,708.228 KN. Esta

fuerza de tesado se aplicara sobre 3 vainas de 12 torones cada una.
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3.5.4.7. Pérdidas

Se deben analizar todas las pérdidas, es decir las instantaneas y diferidas y el resultado ser

similar a las pérdidas asumidas en un comienzo.

%AfpF= 3.646 % Pérdida por friccion

%AfpA= 1.888 % Pérdida por acufiamiento
%AfpES= 2.658 % Pérdida por acortamiento eléstico del hormigon
%AfpCR= 0.652 % Pérdida por contraccion del hormigon
%AfpSR=3.369 % Pérdida por relajacion del hormigon
%AfpR2= 1.938 % Pérdida por relajacion del acero

%IAfp= 14.151 % Pérdidas totales

Eficiencia= 85.849 % Eficiencia real de tesado
3.5.4.8. Armadura Pasiva
3.5.4.8.1. Armadura Para Cortante

Después de analizar la resistencia a cortante del hormigén para elementos postensados, se

observa que la viga se encuentra en el caso 3 de disefio, es decir, requiere armadura a cortante.

V, 1,085.340 KN
—— V. =———F———-908.477 KN = 538.643 KN

Cortante de disefno V. =
ST ¢ 0.750

Asumiendo @ 10 mm cada 0.150 metros podemos calcular la armadura provista

Resistencia
a cortante Avfyed 142000 mm? x 420MPa x 1,505 mm
por V, = = = 598.388 KN
armadura S 150 mm
provista

3.5.4.8.2. Armadura para Flexion

En base a los calculos realizados se verifica que la armadura activa es suficiente para resistir

el momento flector, sin embargo, se recomienda usar armadura minima para este caso.

Armadura 14 14 5 cm?
i ASpin = —* A= —————+3,223.00cm? = 10.743 —
1 v 4,200.00 —L. m
flexion ’ Y emz2

La armadura minima es de 1,074.333 mm?/m, la cual la cubrimos con 6 @ de 16mm.
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3.5.4.8.3. Armadura de Proteccion del Ala

También la podemos calcular a partir de armadura minima.

Armadura 14 14 cm?

minima de ASmin = * A = —————3,108.00cm? = 10.360 ——

proteccion fy 4,200.00 —‘% m
del ala cm

La armadura minima es de 1,036.000 mm?/m, la cual la cubrimos con 6 @ de 16mm.
3.5.4.8.4. Armadura de Distribucion Superficial de Cara Lateral

Segun el articulo 5.7.3.4, en elementos de profundidad mayor a 900 mm (que es nuestro caso)

se deberd distribuir uniformemente armadura superficial en ambas caras.

Armadura de mm?
distribucion Ag, = 0.001(d, — 760) = 0.001 * (1,505.00mm — 760) = 745
superficial m

La armadura requerida es de 745.000 mm?/m, la cual la cubrimos con @ 12mm cada 0.15m.

3.5.4.8.5. Resumen de Armaduras Requeridas

Usar @ de 10 cada 0.150 metros. Cortante
Usar 6 @ de 16 mm. Flexion.
Usar 6 @ de 16 mm. Proteccién ala.
Usar @ de 12 cada 0.150 metros. Cara lateral
Usar @ de 10 cada 0.300 metros. Proteccion
alma
3.5.5. Apoyos

3.5.5.1. Zona de anclaje

Para la zona de anclaje la fuerza de estallido es de 1,053,874.286 N, que para un acero de

420 MPa requiere 16 barras de 16 mm.

3.5.5.2. Apoyos de Neopreno

np= 3 m NUmero de l&minas de elastomero
e= 0.020 m Lamina de elastomero de 20 mm
ns= 2 m De laminas de acero de refuerzo
- 0.002 m Espesor/laminas de acero de
refuerzo
et= 0.064 m Espesor total del apoyo
a= 0.400 m Lado paralelo al transito
b= 0.400 m Lado transversal al transito
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3.5.6. Estribos

En nuestro caso se requieren estribos de distintas alturas a cada lado del puente, por lo que
se tuvo que disefiar dos estribos. El calculo completo de los dos estribos se puede consultar

en el Anexo C.4, ahora se desarrollara solo el calculo del estribo de 6.50 metros de altura.

3.5.6.1. Predimensionamiento

Para el predimensionamiento del estribo utilizamos las recomendaciones del libro Puentes
con AASHTO LRFD 2014 de Arturo Rodriguez Serquen, que a partir de la altura del estribo

nos ayuda a estimar las dimensiones de las demas partes del mismo (Figura 50).

Figura 50
Dimensiones del Estribo de 6.50 metros de Alto
0,25 m
N
S
o

lr

0,40 m
Barbacanas de 4 ~

308

A
030m / 030m
E 240m £
o o
iy iy
[ ] [ ]
v
A 430m

Fuente: Elaboracién propia.
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3.5.6.2. Cargas

Las cargas para el estribo de 6.50 metros de altura se detallan en la Figura 51. En cuanto a
un resumen de las cargas consideramos; un suelo de relleno de 18 KN/m? de densidad y de
30° como angulo de friccion, la carga de frenado exigida por la norma y la carga por

superestructura, a partir de estas cargas determinamos las solicitaciones sobre el estribo.

Figura 51
Cargas de Disefio para Estribo de H=6.50m
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E'.'é.
Z e )
e e
T w0 G
I I
{ ]
{ 5
’_‘ = ¥
CARGA POR
{

PESO PROPIO
CELESTRIBO

L

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.6.3. Estabilidad
La estabilidad se calcula respecto del punto “p” (Figura 51) para dos situaciones; la primera
considerando el estribo soportando el puente y la segunda considerando el estribo solo (sin

cargas por puente). El analisis de estabilidad se hace para volcamiento, hundimiento y

deslizamiento. En el Anexo C.4 se puede verificar que se cumple con la estabilidad.
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3.5.6.4. Reaccién del Suelo

A cada accion se genera una reaccion igual en magnitud y opuesta en sentido, por tanto, el
suelo también presentara reacciones que se convertiran en cargas para la zapata del estribo.
Estas reacciones son importantes porque sera a partir de ellas que se haran los calculos para

armadura en punta y talon, (Figura 52).

Figura 52

Reaccion del Suelo Para Disefio de Punta en el Estribo de H=6.50m

o.ossmpa —LLIITTTTT[1]]
0.483 MPa
Fuente: Elaboracion propia.

3.5.6.5. Calculo de Armadura
3.5.6.5.1. Disefio de Pantalla

3.5.6.5.1.1. Refuerzo a Flexion

Después de calcular y mayorar las cargas de la Figura 53 obtenemos el momento de disefio
que es de 472.197 KN*m/m, asumiendo una altura de bloque de compresion de 0.0348 my

un canto util de 0.650 m podemos calcular la armadura requerida.
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28MPa m?2 mm?
= 0.85 ¥ ——— % 1.00m * 0.0348m = 0.00224? = 2,244.286

A
Sreq 420MPa

Para cumplir con la armadura requerida usamos @ 20 mm cada 0.14 metros obteniendo un
momento reducido de 526.138 KN*m/m, que es mayor que el momento de disefio y el

momento minimo. Se verifico ademas que se cumple con el estado limite de servicio.

3.5.6.5.1.2. Refuerzo a Cortante

En base al articulo 5.8.3.3 se verifico que el elemento no requiere armadura a corte.

3.5.6.5.1.3. Por Retraccion y Temperatura

| _ 7500 BxH 7500 %0.550 m * 5.700 m —485491"""2
Stemp = 5" B+ H) # fy 2% (0.550m+5.700 m) x 420MPa

El acero minimo para retraccion y temperatura es de 485.491 mm?/m la cual se satisface con

@ 10 mm cada 0.14 metros, que da una armadura de 507.143 mm?/m.

Figura 53

Cargas para Disefio de Pantalla en Estribo de H=6.50m

3.6 KNim  ——

18.648 KN/m
\

l

[T 89650 K\m

Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.6.5.2. Disefio de Punta

3.5.6.5.2.1. Refuerzo a Flexion

Analizando la reaccién del suelo de la Figura 54 obtenemos el momento de disefio que es de
316.608 KN*m/m, asumiendo una altura del blogue de compresion de 0.0200 m y un canto

atil de 0.750 m podemos calcular la armadura requerida.

28MPa_ .\ 00m » 0.0200m = 0.00113 ™ = 1131.854 ™™
o —x 1, * (0, = 0. = .
420MPa m mn m m

Para cumplir con la armadura requerida usamos @ 16mm cada 0.14 metros con lo cual
obtenemos un momento reducido de 396.001 KN*m/m, que es mayor que el momento de

disefio y el momento minimo.

3.5.6.5.2.2. Refuerzo a Cortante

En base al articulo 5.8.3.3 se verifico que el elemento no requiere armadura a corte.

3.5.6.5.2.3. Por Retraccion y Temperatura

) _ 7500 BxH _ _ 7500+4300m«0650m . . mm’
Stemp = 57 (B+H)*f, 2x(4300m+0.650m) *420MPa =~

El acero minimo para retraccion y temperatura es de 504.149 mm?/m la cual se cubre con @

10mm cada 0.140 metros, que da una armadura de 507.143 mm?/m.

Figura 54

Solicitaciones Para Disefio de Punta en Estribo de H=6.50m

ANANNNN

0.371MPa 0.493 MPa

Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.6.5.3. Disefio de Talon

3.5.6.5.3.1. Refuerzo a Flexion

Analizando las cargas superiores (Figura 55) y asumiendo el elemento como una viga en
voladizo obtenemos un momento de disefio de 352.425 KN*m/m, asumiendo una altura del
bloque de compresion de 0.0223 m y un canto util de 0.750 m podemos calcular la armadura

requerida.

28MPa m? mm?
= 0.85 * —a *1.00m % 0.0223m = 0.00126 W =1,261.854

Para cumplir con la armadura requerida usamos @ 20mm cada 0.14 metros con lo cual
obtenemos un momento reducido de 610.972 KN*m/m, que es mayor que el momento de

disefio y el momento minimo.

3.5.6.5.3.2. Refuerzo a Cortante

En base al articulo 5.8.3.3 se verifico que el elemento no requiere armadura a corte.

3.5.6.5.3.3. Por Retraccion y Temperatura

., 7500 BxH 7500 *4.300 m * 0.650 m _504149"1"12
Stemp = 5" (B + H) # fy  2x%(4300m+ 0.650 m) * 420MPa =~

El acero minimo para retraccion y temperatura es de 504.149 mm?/m la cual se satisface con

@ 10mm cada 0.14 metros, que da una armadura de 507.143 mm?/m.
3.5.7. Aleros

El célculo de los aleros es el mismo que para los estribos, con la Unica diferencia en que se
verifica la estabilidad solo para el caso 2, es decir con las cargas del estribo sin tomar en
cuenta el peso del puente. Los céalculos completos de ambos estribos se los puede consultar
en el Anexo C.4 o Anexo C.5 segun corresponda el estribo a consultar. No los presentamos

en este capitulo por respetar el namero limite de paginas permitido por nuestro reglamento.
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Figura 55
Cargas Para Disefio de Talon en Estribo de H=6.50m

25920 KN/m

Y

241.808 KN/im

DC
0.000MPa L]

0.170 MPa
Fuente: Elaboracién propia.

3.6. Computos Métricos

El detalle completo de los computos métricos realizados para el proyecto se puede consultar

a detalle en el Anexo E.
3.7. Presupuesto y Plazos de Ejecucion

Se estima que el puente tendria un costo de 2,487,682.54 Bs (Dos millones cuatrocientos
ochenta y siete mil seiscientos ochenta y dos bolivianos con cincuenta y cuatro centavos de

boliviano).

En cuanto al plazo de ejecucién, el mismo se estima en un total de 325 dias calendario. El
detalle completo del presupuesto y tiempo de ejecucion se puede consultar a detalle en el
Anexo F, y un resumen de las planillas de fierro requeridos para la estructura se presentan

en el Anexo I.
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CAPITULO 4.
APORTE ACADEMICO
CLASIFICACION DE MACIZOS ROCOSOS

4.1. Introduccion

En paises de primer mundo es requisito el estudio de los macizos rocosos cuando son parte
de alguna obra civil, ya sea cuando los macizos rocosos son la estructura (tlneles, etc.), o

cuando los macizos vayan a sostener las estructuras (macizo como suelo de fundacion).

En Bolivia el estudio de los macizos rocosos se exige sobre todo en el campo de la mineria,
ya que es fundamental conocer sus propiedades antes de excavar los tineles que permitan la
extraccion de los minerales. Pero por lo general se dejan de lado los casos en los que el

macizo rocoso sea el suelo de fundacién.

En cuanto a Tarija, durante el desarrollo de este proyecto se observé que es poco comun
exigir algun estudio de macizos rocosos sea cual sea el caso. Y aunque Tarija no es un
departamento minero, existen muchos casos en los que los macizos rocosos son los suelos de

fundacion (presas, puentes, etc.) en los que se deberia exigir su estudio.

La principal causa de esta falencia es el desconocimiento de métodos de evaluacion de los
macizos rocosos, pues al considerar la alta resistencia a compresion de las rocas como Unico
parametro relevante, se dejan de lado otras propiedades iguales 0 aun mas importantes, como

el grado de fracturacion, sentido de las discontinuidades, presencia de agua, etc.

De continuar con este problema, seguiremos asumiendo los macizos rocosos como seguros
y estables, pero sin presentar respaldos técnicos de esta afirmacion, o peor aun, llegar a

construir una estructura sobre algin macizo rocoso no apto para resistir la misma.

Para resolver este problema se propone como opcion de estudio, la clasificacion de los
macizos rocosos por el método RMR de Bieniawski, ya que es un estudio econémico y
sencillo que analiza todas las propiedades de los macizos rocosos, permitiendo evaluar su
calidad desde el punto de vista de la ingenieria civil. De esta manera se tendran respaldos
técnicos para describir un macizo rocoso como buen suelo de fundacion, o recomendar

estudios mas profundos si se considera lo contrario.
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4.2. Objetivo
4.2.1. General

= Clasificar el macizo rocoso correspondiente a la zona de fundacién mediante el método

de clasificacion de macizos rocosos RMR de Bieniawski.

4.2.2. Especificos

= Recopilar datos en campo que nos permitan la clasificacion del macizo rocoso en cuestion
mediante el método RMR.
= Interpretar cuantitativamente la calidad geotécnica del macizo rocoso para su uso como

suelo de fundacion del puente.

4.3. Lineamientos Tedricos
4.3.1. Definicién
4.3.1.1. Matriz Rocosa

Matriz rocosa es el material rocoso exento de discontinuidades, o los blogues de “roca

intacta” que quedan entre ellas.
4.3.1.2. Discontinuidad

Una discontinuidad es cualquier plano de origen mecanico o sedimentario que independiza

0 separa los bloques de matriz rocosa en un macizo rocoso.
4.3.1.3. Macizo Rocoso

Macizo rocoso es el conjunto de los blogues de matriz rocosa y de las discontinuidades de

diverso tipo que afectan el medio rocoso.
4.3.2. Clasificacion RMR

Desarrollada por Bienawski en 1973, con actualizaciones en 1979 y 1989, constituye un
sistema de clasificacion de macizos rocosos que permite a su vez relacionar indices de calidad
con parametros geotécnicos del macizo, todo esto de manera econémica, rapida y sencilla.

Esta clasificacion tiene en cuenta los siguientes parametros geomecanicos:
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= Resistencia uniaxial de la matriz rocosa.

= Grado de fracturacién en términos del RQD.
= Espaciado de las discontinuidades.

= Condiciones de las discontinuidades.

= Condiciones hidrogeoldgicas.

= Orientacion de las discontinuidades con respecto a la excavacion.

La incidencia de estos pardmetros en el comportamiento geomecanico de un macizo se
expresa por medio del indice de calidad RMR (rock mass rating) que varia entre 0 y 100.
Asi un macizo rocoso clasificado como Muy Bueno (Clase 1), sera un macizo rocoso duro y
poco fracturado, sin filtraciones importantes y poco meteorizado, presentando muy pocos
problemas de estabilidad y resistencia. Se puede deducir que tendré una capacidad portante
alta, permitird la excavacion de taludes con altas pendientes y no precisara medidas de

estabilizacion y refuerzo externos.

El calculo del indice RMR permite estimar los parametros de resistencia o deformabilidad
del macizo (a partir de correlaciones empiricas), y establecer su posible comportamiento
frente a excavaciones. El resumen de todos los datos tomados en campo, ademas de los

calculos para la clasificacion RMR se pueden consultar en el ANEXO D, de este documento.
4.3.2.1. Resistencia

Conociendo la resistencia a la compresion de la matriz rocosa se le asigna una puntacién de
clasificacion RMR en base a la Tabla 38. La resistencia de la matriz rocosa puede ser
estimada en el afloramiento mediante indices de campo o a partir de correlaciones con datos

proporcionados ensayos sobre la matriz rocosa.

Tabla 38

Puntuacidn de Resistencia para Clasificacion RMR

Resistencia | Ensayo de ; Compresién
de 1a matriz | ¢arga puntual > 10 10-4 42 21 smple (MPa)
ocosa .
1 Py | ompresion > 250 250-100 100-50 50-25 25551 [ <1
simple
Puntuacién 15 12 7 4 2 1 0

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)
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4.3.2.1.1. Resistencia a Compresion Simple

La resistencia a compresion simple o resistencia uniaxial es el maximo esfuerzo que soporta
la roca sometida a compresién uniaxial determinada sobre una probeta cilindrica sin confinar

en el laboratorio, y viene dada por la ecuacién ( 36).
F. _ Fuerza compresiva aplicable

O0p =—F = < ; >
A Area de aplicacion

(36)

4.3.2.1.2. indices de Campo

Los indices de campo permiten una aproximacion a la resistencia de la roca cuyos criterios

de identificacidn despenden de algunas observaciones que aparecen descritas en la Tabla 39.

Tabla 39
Estimacion Aproximada de Resistencia a Compresion Simple de Suelos y Rocas a Partir de Indices
de Campo
Aproximacido al rango de
Qase Descrtpelén Identficaclén de campo resistencla a compresidn
simple (MPa)
S, Arcilla muy blanda FEi puito penetra ficilmente vanos cm. < 0,025
S, Arcilla débil El dedo penetra faciknente varios cm. 0,025-0,05
Ss Arcilla firme Se necesita una pequeiia presién para hincar el dedo. 0.05-0,1
S Arcilla rgida Se necesita una fuerte presidn pam hincar el dedo. 0,1-0,25
S, Arcilla muy rigida Con cierta presién puede marcarse con la vita. 0,25-05
Se Arcilla dura Se marca con dificultad al presionar con la uiia, >0,5
R, Roca extremadamente blanda Se puede marcar con la uia, 0.25-1,0
R, Roca muy blanda La roca se desmenuza al golpear con la punta del
martillo. Con una navaja se tafla ficilmente. 1.0-5,0
R, Roca blanda Se talla con dificultad con una navaja. Al golpear
con la punta del martillo se producen pequeiias
marcas. 5.0-25
R, Roca moderadamente dura No puede tatiarse con la navaja. Puede fracturarse
con un galpe fuerte del martillo. 25-50
R, Roca dura Se requiers mds de un golpe con el martiilo para
fracturarla. 50-100
R, Roca muy dura Se requieren muchos golpes con el martillo para
fracturara. 100-250
R, Rixca extremadamente dura Al golpearlo con el mantille sélo saltan esquirlas, > 250

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)
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4.3.2.2. Grado de Fracturacion en Términos de RQD

El tamafio de los bloques que forman el macizo rocoso condiciona de forma definitiva su
comportamiento, sus propiedades resistentes y deformaciones. La dimension y la forma de
los bloques estan definidos por; el nimero de familias de discontinuidades, su orientacion,
su espaciado y su continuidad (Figura 56). Conociendo el grado de fracturacion RQD, se le

asigna una puntuacion para su clasificacion RMR, a partir de la Tabla 40.

Figura 56

Ejemplo de Familias en Bloques

‘. @
[
@
| @) @/ |
@ | 2 ®
1 familia 2 familias 3familias

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)
Tabla 40

Puntuacién en Base al Pardmetro RQD

RQD 90%-100% 75%-90% 50%-75% 25%-50 % <25%
2 Puntuacién 20 17 13 6 3

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)
La descripcion del tamafio del bloque o indice RQD se puede realizar por 3 métodos:

= Testificacion geotécnica.
= Anélisis de un bloque volumétrico de macizo rocoso.

= Analisis lineal de discontinuidades.

4.3.2.2.1. Testificacion Geotécnica

La testificacion geotécnica consiste en la descripcion geologico - geotécnica de los testigos

y muestras obtenidas en los sondeos, asi como de los datos de la perforacion. Esta tarea debe
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llevarse a cabo por un especialista en ingenieria geoldgica que controle el proceso de

perforacion y estudie detalladamente los testigos obtenidos en los sondeos.

La testificacion geoldgico - geotécnica consiste en el registro y descripcion de los testigos
obtenidos de la perforacidn en sondeos mecanicos (Figura 57). Los testigos deben colocarse
y conservarse en cajas de madera o carton parafinado, etiquetadas, sefialandose en tablillas
las cotas en las que se produce un cambio litolégico o aparece alguna estructura de
importancia (falla, fractura, hueco, etc.) los espacios vacios correspondientes a las muestras
extraidas deben acortarse e indicar sus caracteristicas (muestras inalteradas, testigo
parafinado, SPT, etc.) El indice RQD representa la relacion entra la suma de longitudes de
los fragmentos de testigo mayores a 10 cm y la longitud total del tramo como en la ecuacion
(37). En funcién al RQD podemos describir la roca en base a la Figura 57 y la Tabla 41.
X Longitud de los trozos de testigo > 10 cm (37)

RQD = 100
¢ Longitud total i

Figura 57

Ejemplo de Estratificacion de una Roca

Fraciuras inducidas Sin recuperacion

ﬁﬁ\ (5

A5+ 3+ 20

35 cm =+ :}-J'

L=
L=]

RGD = =———— 100 ~ 48%
Fuente: (Luis L. Gonzales de Vallejo, 2002)
Tabla 41
Clasificacion de Rocas por RQD
RQD % Calidad
<25 Muy mala
25-30 Mala
5075 Media
75-80 Buena
90 100 Muy buena

Fuente: (Luis L. Gonzales de Vallejo, 2002)
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4.3.2.2.2. Analisis de un Bloque Volumétrico de Macizo Rocoso

Mediante el pardmetro Jv, que representa el nimero total de discontinuidades que interceptan
una unidad de volumen (1m®) del macizo rocoso. Ante la dificultad de observar
tridimensionalmente un flotamiento, el valor de Jv se suele determinar contando las
discontinuidades de cada familia que interceptan una longitud determinada ecuacion ( 38 ),
midiendo perpendicularmente a la direccién de cada una de las familias (0 en su defecto

realizando la correccion necesaria con respecto a la direccion aparente de medida).

Y n?de discntinuidades
b=

38
Longitud de medida (38)

Por ejemplo, para un macizo con tres familias de discontinuidades (J1, J2 y J3) se calcula a

partir de la ecuacion (39).

Jv = (n‘—’i—ll) + (nQi—ZZ) + (ngi—Z) (39)

Finalmente calculamos el indice RQD a partir de correlaciones empiricas como la de
Palmstrom 1975 (ISRM, 1982), ecuaciones (40)y (41).

Para J, > 4.50 RQD =115 — 3.30/, (40)
Para ], < 4.50 RQD=100 (41)

4.3.2.2.3. Analisis Lineal de Discontinuidades

De forma mas rapida (aungue menos exacta) también puede estimarse el valor de Jv contando
el nimero total de discontinuidades que interceptan una longitud L en cualquier direccion de
interés (cortando el mayor nimero posible de planos), correspondiendo este valor a la
frecuencia de discontinuidades landa de la ecuacion (42) 0.(43).

_ namero de discontinuidades

A= T (42)

1
~ Espaciado medio de discontinuidades (m)

(43)
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Se puede estimar el indice RQD a partir de la frecuencia de discontinuidades (1), mediante
la ecuacion ( 44 ) que proporciona el valor tedrico minimo del RQD, donde A es la inversa

del espaciado medio de las discontinuidades.

RQD = 100 exp~%14(0.11 + 1) (44)
4.3.2.3. Espaciado de Discontinuidades

El espaciado se define como la distancia entre dos planos de discontinuidades de una misma
familia, medida en la direccion perpendicular entre dichos planos, normalmente este valor se
refiere al espaciado medio o modal de los valores medidos para las discontinuidades de una

misma familia (Figura 58).

El espaciado entre los planos de discontinuidades condiciona el tamario de los bloques de
matriz rocosa Yy, por tanto, define el papel que esta tendra en el comportamiento mecanico

del macizo rocoso, y su importancia con respecto a la influencia de las discontinuidades.

En macizos rocosos con espaciados grandes (de varios metros) en los procesos de
deformacion y rotura prevaleceran las propiedades de la matriz rocosa o de los planos de
discontinuidad segun la escala de trabajo considerada y la situacion de la obra de ingenieria
con respecto a las discontinuidades; si los espaciados son menores (de varios decimetros a 1
0 2 metros), el comportamiento del macizo lo determinara los planos debilidad; por dltimo,
si el espaciado es muy pequefio el macizo estara muy fracturado y presentara un
comportamiento isétropo, controlado por las propiedades del conjunto de blogues mas o

menos uniformes. La puntuacién en base a la separacion de diaclasas se da por la Tabla 42.

Tabla 42

Puntuacidn en Base a Separacion Entre Diaclasas para Clasificacion RMR

Separacién entre diaclasas >2m 062m 0206 m 0,06-0,.2 m < 0,06 m
Purntuacién 20 5 10 8 5

Fuente: (Luis L. Gonzales de Vallejo, 2002)
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Figura 58

Ejemplo de Espaciado entre Discontinuidades.

i
ey

milia 1

Bmilia 2

————— femilia 3

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)

4.3.2.4. Condiciones de las Discontinuidades
4.3.2.4.1. Longitud de la Continuidad

La continuidad o persistencia de un plano de discontinuidad es su extension superficial
medida por la longitud segun la direccion del plano y seguin su buzamiento, es un parametro
de gran importancia, pero de dificil cuantificacion a partir de la observacion de afloramientos,
en los que normalmente se ven las trazas de los planos de discontinuidad segun un

buzamiento aparente. Conociendo la longitud de la discontinuidad la puntuamos (Tabla 43).

Tabla 43
Calificacion en Base a la Longitud de Discontinuidad para Clasificacion RMR
l&ﬁﬁgﬁ;j <im -3 m 3-10m 10-20 m >20 m
Puntuacién 6 4 2 i 0

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)

La medida de la discontinuidad se toma con una cinta métrica. Si el afloramiento permite la
observacion tridimensional de los planos de discontinuidad, deberan medirse las longitudes
a lo largo de la direccién del buzamiento. Las discontinuidades pueden o no terminar contra
otra discontinuidad, debiendo indicarse en la descripcion. Es importante destacar las familias

mas continuas, ya que seran éstas las que condicionen los planos de rotura del macizo rocoso.
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Por lo general, las discontinuidades singulares como las fallas y los diques suelen ser muy
continuas y representan los mayores planos de debilidad en el macizo rocoso, por lo que,

deben ser caracterizadas y descritas con especial atencién en base a la Tabla 44.

Tabla 44

Descripcion de Discontinuidad Segin Longitud de la Misma

Continuidad Langitud
Muy baja continvidad <1lm
Bapy continnidad t-Im
Continvidad media 3-10 m
Alta continnidad 10-20 m
Moy alta continuidad = 0m

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)
4.3.2.4.2. Abertura

La abertura es la distancia perpendicular que separa las paredes de la discontinuidad cuando
no existe relleno, este pardmetro puede ser muy variable en diferentes zonas de un mismo
macizo rocoso, mientras que en superficie la abertura puede ser alta, ésta se reduce con la
profundidad pudiendo llegar a cerrarse. La influencia de la abertura en la resistencia al corte
de la discontinuidad es importante incluso en discontinuidades muy cerradas, al modificar

las tensiones efectivas que acttan sobre las paredes.

Los procesos de desplazamiento en la discontinuidad o de disolucion pueden dar lugar a
aberturas importantes. Su medida se realiza directamente con una regla graduada en
milimetros, cuando la separacion es muy pequefia se puede emplear un calibre que se
introduce en la abertura. Debe indicarse si la abertura de una discontinuidad presenta
variaciones realizandose medidas a lo largo de al menos 3 metros. La descripcion se realiza
segun la terminologia de la Tabla 45, las medidas han de realizarse para cada familia de
discontinuidades, adoptando los valores medios mas representativos de cada una de ellas,
conociendo la abertura se le asigna una puntuacion en base a la Tabla 46.
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Tabla 45

Descripcion Segln la Abertura

Abertura Descripeldn
<{),1 mm Muy cerrada
0,1-0,25 mm Cerrada
02505 mm Parcialmente abierta
05-25 mm Abierta
25-10 mm Modemdamente ancha
> 10 mm Ancha
1-10 ¢m Muy ancha
10-100 cm Extrermadamente ancha
=>1lm Cavernosa

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)

Tabla 46

Clasificacion en Base a la Abertura para Clasificacion RMR
Separacién entre diaclasas >2m 062 m 0206 m 0,06-0,2 m < 0,06 m
Puntuacién 20 15 10 1 5

Fuente: (Luis L. Gonzales de Vallejo, 2002)

4.3.2.4.3. Rugosidad

La descripcion y medida de la rugosidad tiene como principal finalidad la evaluacion de la
resistencia al corte de los planos (t), que para discontinuidades sin cohesion puede ser

estimada a partir de datos de campo y de expresiones empiricas. La rugosidad aumenta la

resistencia al corte que decrece con el aumento de la abertura y con el espesor de relleno.

El termino rugosidad se emplea en sentido amplio para hacer referencia tanto a la ondulacion
de las superficies de discontinuidad, como a las irregularidades o rugosidades a pequefia

escala de los planos. La descripcion de la rugosidad requiere, pues, dos escalas de

observacion (Figura 59).
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Figura 59

Ondulacion y Rugosidad en la Superficie de una Discontinuidad.

Ondulacién a escala métrica o decimétrica

Rugosidad a escala millmétrica o centimétrica

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)

= Escala disimétrica y métrica para la ondulacion de las superficies; superficies planas,
onduladas o escalonadas.
= Escala milimétrica y centimetrada para la rugosidad o irregularidad: superficies pulidas,

lisas 0 rugosas.

La rugosidad puede ser medida en campo bajo varios métodos dependiendo de la exactitud
requerida, de la escala de medida o de la accesibilidad al afloramiento, incluyendo desde
estimaciones cualitativas hasta medidas cuantitativas. EI método mas sencillo y rapido es la
comparacién visual de la discontinuidad con perfiles estdndar de rugosidad (Figura 60),

determinando el tipo de rugosidad se le asigna una puntuacion en base a la Tabla 47.

Tabla 47

Puntuacion en Base a la Rugosidad para Clasificacion RMR

. Ligeramente
Rugosidad Muy rugosa Rugosa rugosa Ondulada Suvave
Puntuacién 6 5 3 I 0

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)
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Figura 60
Perfiles de Rugosidad

"_ﬂ.-‘_.-‘_-u....r"‘-ﬁl- L --—u-___,-‘"""\-—ﬁ__(,_\_,_._p -\\_‘___H__'_ .

Escalonada

Rugosa

— T = mm e i —_- T e

Vil

Liaa

Vil

Pullda

Plana

Nota: La longitud de los perfiles esta en el rango entre 1 10 metros. Fuente: (Luis L. Gonzales de Vallejo,

2002)
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4.3.2.4.4. Relleno

Las discontinuidades pueden aparecer rellenas de un material de naturaleza distinta al de las

propias paredes. En funcién a las propiedades del relleno puntuamos en base a la Tabla 48.

Tabla 48

Puntuacidn en Base a Relleno para Clasificacién RMR

Relleno

Ninguno

Relleno duro
<5 mm

Relleno duro
>5 mm

Relleno hlando
<5 mm

Relleno blando
>5 mm

Pontuacién

6

4

2

2

0

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)

La presencia de relleno gobierna el comportamiento de la discontinuidad, por lo que deben
ser reconocidos o descritos todos los aspectos referentes a sus propiedades y estado. Debe
tenerse en cuenta que, si se trata de materiales blandos o alterados, estos pueden sufrir
variaciones importantes en sus propiedades resistentes a corto plazo si cambia su contenido

de humedad o si tiene lugar un movimiento a lo largo de las juntas.

Las caracteristicas principales del relleno que deben describirse en el afloramiento son: su
naturaleza, espesor o anchura, resistencia al corte y permeabilidad (los dos ultimos

parametros de forma indirecta o cualitativa):

= Laanchura se mide directamente con una regla graduada en mm.

= Ladescripcion del relleno incluye la identificacion del material, descripcion mineraldgica
y tamafio de grano.

e Debe indicarse el grado de humedad, y estimarse cualitativamente la permeabilidad del
material de relleno.

e En caso de poder reconocerlo, se indicara si ha existido desplazamiento por corte a favor
del relleno, en cuyo caso sus propiedades y estructura mineralogica habran sufrido

cambios con respecto al estado inicial.

4.3.2.4.5. Alteracién

La evaluacion del grado de meteorizacion del macizo rocoso se realiza por observacion

directa del afloramiento y comparacion con los indices estandares recogidos de la Tabla 49.
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Tabla 49

Evaluacién del Grado de Meteorizacion del Macizo Rocoso

Grado de
meteorizaclén Tipo Descripcdén
1 Fresco No aparecen signos de meteorizacién.
n Liperamente La decoloracidn indica alteracidn del matedal rocoso y de las superficies
meteorizado de discontinuidad. Todo ¢l conjunto rocoso estd decolorado por
meteorizacidn.
oI Moderadamente Menos de la mitad del macizo rocoso aparece descompuesto y/o
meteorizado ransfarmado en suelo. La roca fresca o decolorada aparece como una
estructura continua 0 como nticleos aislados.
v Altamente Mis de la mitad del macizo rocoso aparece descompuesto v/o transformado
meteorizado en suelo. La roca fresca o decolorada aparece como una estructura continua o
como ndcleos aislados.
v Completamente Todo el macizo rocoso aparece descaompuesto y/o transformado en suelo, Se
meteorizado conserva la estructura ariginal del macizo rocoso.
VI Suelo residual Todo el macizo rocoso s¢ ha transformado en un suelo. Se ha destruido la
estructura del macizo y la fbrica del material.

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)

En ocasiones puede ser necesario fragmentar un trozo de roca para observar la meteorizacion

de lamatriz rocosa. Los procesos de meteorizacion que actian sobre el macizo rocoso afectan

tanto a los bloques de matriz rocosa como a los planos de debilidad o discontinuidad

Como consecuencia de la meteorizacion mecanica o fisica de los macizos rocosos se pueden

abrir discontinuidades existentes o crearse otras nuevas por fractura de la roca, al romperse

los contactos entre granos o producirse la rotura de los minerales de la matriz rocosa. Las

discontinuidades son caminos preferentes para el agua, contribuyendo a incrementar la

meteorizacion fisica y quimica. En base a las caracteristicas de la alteracion se le da una

puntuacion a partir de la Tabla 50.

Tabla 50
Puntuacidn en Base a la Alteracion para Clasificacion RMR
; Ligeramente | Moderadamente
Alteracidn Inalterada alterada alterada Muy akerada Descompuesta
Puntuacién 6 5 3 1 0

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)
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4.3.2.5. Condiciones Hidrometereoldgicas

Los factores hidrometeorologicos que deben ser reflejados son: niveles freaticos, direcciones
de flujo, filtraciones y sugerencias. Asi mismo deberan identificarse las zonas o elementos
singulares que pueden suponer barreras o vias preferenciales para el paso del agua, como

fracturas, diques, cavidades, rellenos arcillosos, etc.
4.3.2.5.1. Nivel Freatico

El agua presente en los macizos rocosos reduce su resistencia, genera presiones en el interior
de los mismos y altera sus propiedades dificultando las excavaciones superficiales y

subterraneas.

El agua en el interior de un macizo rocoso procede generalmente del flujo que circula por las
discontinuidades (permeabilidad secundaria), aunque en ciertas rocas permeables las
filtraciones a través de la matriz rocosa (permeabilidad primaria) pueden ser también
importantes. Las observaciones respecto a las filtraciones en discontinuidades, tanto si se

presentan rellenas como si aparecen limpias, pueden seguir las caracteristicas de la Tabla 51.

Tabla 51

Descripcion de las Filtraciones y Discontinuidades

Clase Discontinuidades sin relleno Discontinuidades con relleno

1 Junta muy plana y cemrada. Aparece seca y no parece Relleno muy cansalidado y seco. No es posible ¢l flujo
pasible que circule agua. de agua,

n Junta seca sin evidencia de flujo de agua. Relleno imedo pero sin agua libre.

m Junta seca pero con evidencia de haber ciculado agua. | Relleno mojado con goteo ocasional,

w Jumta himeda pero sin agua libre. Relleno que muestra sefiales de lavado, flujo de agua

continuo (estimar el caudal en I/min.).

Vv Junta con rezume, ocasionalmente goteo pero sin flujo | Relleno localmente lavado, flujo considerable segin
continuo. canales preferentes (estimar caudal y presién).

Vi Junta con fluyjo continuo de agua (estimar ¢l caudal en | Rellenos completamente lavados, presiones de agua
I/min, y la presidn). devadas,

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)

En base a las condiciones de presencia de agua se le asigna una puntuacion, asi como lo

muestra la Tabla 52.
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Tabla 52

Puntuacién por Presencia de Agua para Clasificacion RMR

Caudal por . . . . . . . .
10 m de ténel Nulo < 10 litros/min | 10-25 litros/min [25-125 liros/min| > 125 litros/min
Relacidn:
A Presién de
gua agua/Tensién 0 0-0,1 0,1-02 02-0,5 >0,5
frestica .
principal
mayor
Estado Ligeramente
general Seco hamedo Hiimedo Goteando Agua fluyendo
Puntuacién 15 10 7 4 0

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)

4.3.2.6. Orientacion de Discontinuidades

Las discontinuidades sistematicas se presentan en familias con orientacion o caracteristicas
méas 0 menos homogéneas. La orientacion relativa y el espaciado de las diferentes familias
de un macizo rocoso definen la forma de los bloques que norma el macizo. La orientacion de
las discontinuidades con respecto a las estructuras u obras de ingenieria condiciona la

presencia de inestabilidades y roturas a su favor.

La direccion de buzamiento se mide siguiendo la direccién de las agujas del reloj desde el
norte, y varia entre 0° y 360. El buzamiento se mide mediante el clinémetro, con valores entre
0° (capa horizontal) y 90° (capa vertical). Los valores de direccion de buzamiento y
buzamiento se suelen registrar en este orden en los estadillos, indicando el tipo de
discontinuidad al que corresponden los valores. Por ejemplo, la notacion SO 270°/60° indica
un plano de estratificacion con un buzamiento de 60° segin una direccién de 270°.

En base a la orientacion de las discontinuidades podemos nosotros corregir la puntuacién

obtenida para la clasificacion RMR en funcién a la Tabla 53.

Tabla 53

Correccidn por Orientacion de Discontinuidades

Direccién y buzamiento Muy favorables Favorables Medias Desfavorables | Muy desfavorables
Tineles 0 -2 -5 -10 —-12
Puntuacién Cimentaciones 0 -2 -1 —15 —25
Taludes 0 -5 —25 - 50 —60

Fuente: (Luis L. Gonzéles de Vallejo, 2002)
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4.4. Resultados

El resumen de datos tomados en campo ademas de los calculos realizados se los puede
consultar de manera completa en el ANEXO D. Después de analizar los datos obtenidos de

cada uno de los macizos, los resultados son los siguientes:
4.4.1. Macizo Rocoso 1

El macizo rocoso 1 esté ubicado al lado noroeste del puente y después de analizar sus datos
(Tabla 56) el mismo termina con una puntuacién de 62 puntos, con lo que se puede concluir

que es un macizo rocoso de clase 11, cuya calidad en cimentaciones es buena (Tabla 54).

Tabla 54

Clasificacién de Macizo Rocoso 1

Clasificacion
Clase | Il 11 I\ V
Calidad Muy Buena Buena Media Mala Muy Mala
Puntuacion 100-81 80-61 60-41 40-21 <20

Fuente: Elaboracién propia

4.4.2. Macizo rocoso 2

El macizo rocoso 2 esta ubicado al lado sureste del puente y despues de analizar sus datos
(Tabla 57) el mismo termina con una puntuacion de 62 puntos, con lo que se puede concluir

gue es un macizo rocoso de clase Il, cuya calidad en cimentaciones es buena (Tabla 55).

Tabla 55

Clasificacién de Macizo Rocoso 2

Clasificacién
Clase I Il 11 v V
Calidad Muy Buena Buena Media Mala Muy Mala
Puntuacion 100-81 80-61 60-41 40-21 <20

Fuente: Elaboracién propia
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Tabla 56

Datos Para la Clasificacion Geotécnica del Macizo Rocoso 1

Clasificacion Geotécnica RMR macizo 1
_ _ Ensayo de Compresion
Resistencia de la >10 10-4 4-2 2-1 simple
matriz rocosa |“2'92 puntual (MPa)
1 MP Compresion 2545 -
(MPa) P >250 | 250-100 | 100-50 | 50-25 <1
simple 511
Puntuacién 15 12 7 4 21110
5 RQD 90%-100%| 75%-90% | 50%-75% | 25%-50% <25%
Puntuacién 20 17 13 6 3
3 Separacion entre diaclasas >2 0.60-2m |0.2-0.60m | 0.06-0.2m | <0.06m
Puntuacion 20 15 10 8 5
L ongitud de la discontinuidad  <1m 1-3m 3-10m 10-20m >20m
é Puntuacion 6 4 2 1 0
o Abertura Nada | <0.1 mm [0.1-1.0 mm| 1-5mm >5 mm
E Puntuacion 6 5 3 1 0
% Rugosidad Muy Rugosa Ligeramen Ondulada Suave
3 rugosa te rugosa
4|5 Puntuacion 6 5 3 1 0
3 Relleno Ninauno Relleno Relleno Relleno Relleno
= g duro <5 [ duro>5 |blando <5 | blando >5
Xe) Puntuacion 6 4 2 2 0
§ Alteracion Inalterada Ligeramen | Moderada| Muy Descompue
te alterada| mente alterada sta
Puntuacion 6 5 3 1 0
, 10 10-25 25-125 > 125
SRl e S Nulo litros/min | litros/min | litros/min | litros/min
S8 Relacion: Presion de
@ | agua/Tension principal 0 0-0.1 0.1-0.2 0.2-0.5 >0.5
5 ‘;3; mayor
g Ligeramen Monerdca Agua
Estado general Seco , mente | Goteando
te hmedo| . fluyendo
himedo
Puntuacion 15 10 7 4 0
Correccién por la orientacion de las discontinuidades
Muy Desfavora Muy
Direccion y buzamiento Favorables| Medias desfavorabl
favorables bles o
P Tuneles 0 -2 -5 -10 -12
& Cimentaciones 0 -2 -7 -15 -25
S Taludes 0 -2 -25 -50 -60

Fuente: Elaboracion propia
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Tabla 57

Datos Para la Clasificacion Geotécnica del Macizo Rocoso 2

Clasificacion geotécnica RMR macizo 2
_ _ Ensavo de Compresion
Resistencia de la y >10 10-4 4-2 2-1 simple
1 matriz rocosa | “4M% puntual (MPa)
(MPa) | Compresion | o5 | 550100 | 100-50 | 50-25 |2271°7|<t
simple 511
Puntuacién 15 12 7 4 2110
5 RQD 90%-100%| 75%-90% | 50%-75% | 25%-50% | <25%
Puntuacién 20 17 13 6 3
3 Separacion entre diaclasas >2 0.60-2m |0.2-0.60m | 0.06-0.2m| <0.06m
Puntuacién 20 15 10 8 5
Longitud de la discontinuidad  <1m 1-3m 3-10m 10-20m >20m
38 Puntuacion 6 4 2 1 0
& Abertura Nada <0.1 mm [0.1-1.0 mm|[ 1-5mm >5 mm
E Puntuacion 6 5 3 1 0
§ Rugosidad Muy Rugosa Ligeramen Ondulada Suave
3] rugosa te rugosa
4|5 Puntuacion 6 5 3 1 0
8 Relleno Ninauno Relleno Relleno Relleno Relleno
= g duro <5 | duro>5 |blando <5 | blando >5
S Puntuacién 6 4 2 2 0
ﬁ Alteracion Inalterada Ligeramen | Moderada| Muy | Descompue
te alterada | mente alterada sta
Puntuacion 6 5 3 1 0
, 10 10-25 25-125 > 125
i e G Nulo litros/min | litros/min | litros/min | litros/min
8| Relacion: Presion de
| agua/Tension principal 0 0-0.1 0.1-0.2 0.2-0.5 >0.5
5 § mayor
< Ligeramen MBI Agua
Estado general Seco , mente | Goteando
te himedo| fluyendo
himedo
Puntuacion 15 10 7 4 0
Correccion por la orientacion de las discontinuidades
Muy Desfavora Muy
Direccién y buzamiento Favorables| Medias desfavorabl
favorables bles o
P Tlneles 0 -2 -5 -10 -12
@»‘ Cimentaciones 0 -2 -7 -15 -25
N Taludes 0 -2 -25 -50 -60

Fuente: Elaboracién propia
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CONCLUCIONES

Se disefid un puente vehicular tipo viga losa de hormigon pretensado para la comunidad
de Corana Sud, acorde con los requerimientos de funcionalidad, durabilidad, economia 'y
seguridad para sus usuarios, asi como lo exige la norma AASHTO LRFD-2004.

Se analizaron las condiciones hidroldgicas e hidraulicas en la zona de emplazamiento del
puente, comprobando que los niveles de agua durante una crecida estan muy por debajo
de la parte inferior de la superestructura, garantizando asi la seguridad del puente durante
épocas de crecida.

Se analizaron las condiciones geoldgicas del suelo de fundacion en el lugar de
emplazamiento del puente, verificando que el mismo se trata de un terreno apto para
fundar, garantizando asi la estabilidad del puente.

Se clasificé el macizo rocoso a partir del método de clasificacion de macizos rocosos
RMR de Bieniawski, concluyendo que el mismo es un macizo rocoso de Clase 1.

Se aplicaron todos los requisitos de disefio de la norma AASTHO-LRFD BRIDGE
DESIGN SPECIFICATIONS 2004 para el disefio de la superestructura e infraestructura
del puente, obteniendo una estructura durable, funcional, econdmica y segura.

Se estimd el costo general de la obra en un monto de 2,487,682.54 Bs. (Dos millones
cuatrocientos ochenta y siete mil seiscientos ochenta y dos bolivianos con cincuenta y
cuatro centavos de boliviano), a partir del estudio de precios unitarios de todos los items
que se consideraron necesarios para la ejecucion de la obra.

Se detallaron todas las especificaciones técnicas requeridas para cada item.

Se determind un plazo méaximo de ejecucion de 325 dias calendario para la construccién
del puente, esto considerando dias laborales en condiciones normales.

Se recopilaron todos los datos de campo requeridos por el método RMR de una manera
econdmica y sencilla, los cuales permitieron la clasificacion del macizo rocoso.

Un macizo rocoso de Clase Il se interpreta como un suelo de calidad buena para su uso

como fundacién.

115



RECOMENDACIONES

Se cumplieron todas las exigencias de la norma AASHTO LRFD 2004, sin embargo, se
recomienda antes de construir el puente verificar los calculos generados en este proyecto,
pero con métodos distintos a los planteados, por ejemplo, mediante el uso de algun
software de disefio de puentes, de esta manera se tendra doble verificacion de resultados.
Hace mucha falta una norma de puentes producida exclusivamente para Bolivia, ya que,
aungue la norma utilizada para el desarrollo de este proyecto es mas que completa, la
misma esta creada para exigencias técnicas de EEUU, y no se adapta completamente a
los usos y exigencias de nuestro pais.

Respecto a lo anterior, si ain no tenemos la posibilidad de una norma propia como pais,
se recomienda en nuestra condicion de universidad generar al menos un manual resumen
de la norma AASHTO LRFD, tomando en cuenta, sobre todo, aquellos articulos que se
nos es dificil cumplir por los limitados recursos de nuestro pais, pero que, bajo la
supervision de nuestros profesionales podrian ser adaptados a las necesidades y
posibilidades de nuestra region.

Al realizar el aporte académico se observo que en la region no tenemos la capacidad de
determinar la resistencia de las rocas, esto debido a que las elevadas resistencias a
compresion de las mismas hacen que se necesiten equipos especiales para romper tan
resistentes elementos, por tanto, se recomienda considerar otros equipos para estimar su
resistencia, como por ejemplo, el esclerbmetro, equipo que es usado para determinar
superficialmente la resistencia del hormigdn, pero que ya es aplicado en otros paises para
estimar la resistencia a compresion de las rocas, sobre todo en el estudio de lechos rocosos
para la fundacion de presas.

En cuanto al respaldo académico fue complicado conseguirlo, pues ademas de la
burocracia trabada de nuestras instituciones hay poca importancia a los estudiantes, por
tanto, se recomienda generar convenios con las instituciones locales de tal manera que se

haga facil acceder a la informacion.
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