DISENO DE INGENIERI A PUENTE VEHICULAR
JUNTAS-ALISOS

1ANTECEDENTES

1.1 Introduccion

La importancia de vias de comunicacion entre poblados en e pais es determinante para su
integracion y desarroll o social, economico y cultural, segiin las caracteristicas del terreno
estas vias deberdn contar con estructuras que permitan su continuidad , es € caso de los
puentes que ayudan a salvar accidentes topogréficos tales como rios, quebradas,

preci picios u otros obstacul os.

En gran parte del departamento de Tarija asi como en la provincia Avilés existen vias que
afalta de estructuras como ser |os puentes permanecen intransitables durante gran parte del

ano sobre todo en época de lluvias debido a los obstaculos que representan las crecidas de
los rios. Este problema es el que se presenta en la zona de influencia del proyecto y que se

pretende dar solucion.

Los puentes pueden ser de muy variadas formas resultantes entre otros, de la longitud,
altura, condiciones de apoyo, etc. Asimismo influye en especial manera e material del que
estdn compuestos, sean éstos de hormigon armado o pretensado, acero, madera o aluminio.
Influyen también |las condiciones de apoyo o soporte de que se dispone en la parte inferior y
en la que también esta condicionado por las caracteristicas del cruce sea un curso de agua,
precipicio u otra via, todas €ellas con sus particulares caracteristicas del suelo de fundacién

delas estructuras.

Un puente estd formado por la superestructura y la subestructura, la primera es la que
recibe o soporta directamente la via ala que sirve y que comprende |os elementos portantes
que permiten redlizar € cruce, y llamamos subestructura aquellos componentes que

soportan ala superestructura y que permiten transmitir sus cargas al suelo de fundacion.



1.2 OBJETIVOS
1.2.1 Objetivo General
Redlizar € disefio de ingenieria ddd PUENTE VEHICULAR JUNTAS-ALISOS que

permitira garantizar € libre transito durante todo el afio del tramo Juntas - El Valle.

1.2.2 Objetivos Especificos

e Efectuar los estudios béasicos de i ngenieria necesarios para € disefio del proyecto,
éstos son: estudio topografico, hidroldgico, hidraulico, de suelosy ambiental.

e Redlizar un estudio de alternativas del proyecto tomando en cuentala parte técnicay
econdmica, con € fin de obtener una alt ernativa de solucion de mayor factibilidad.

e Redizar € andisis y disefio deg puente tomando en cuenta los requisitos de
economia, funcionalidad y seguridad, cumpliendo con la normativa base
adoptada.(AASHTO LRFD 2004)

e Plasmar todo €l disefio y calculo realizado, en sus respectivos planos.

e Redizar e célculo de costos y presupuesto del proyecto.

e Definir el cronograma de actividadesy tiempo de gjecucion del proyecto.

1.3 Alcancedel Trabajo

Paralaelaboracion del disefio de ingenieria se desarrollaran las siguientes actividades:
-Estudio de la situacion que lleva a redizar € disefio de ingenieria, que incluye la
descripcion del problema, datos acerca de la poblacion del &ea de influencia y la
justificacion proyecto, ademas de plantear 10s objetivos generales y especificos que llevan a
proponer las metas a a canzar.

-Estudios de ingenieria basica que contienen e estudio topografico, de suelos, hidrolégico,
hidraulico y ambiental para poder desarrollar € disefio de ingenieria del puente.

-El estudio topografico incluye redizar € trabajo en campo, con estacion total y otros
materiales necesarios para el levantamiento topogréafico que se extendera aproximadamente
100 metros aguas arriba y aguas abajo de la ubicacion prevista del puente, situando ademas
puntos BM requeridos para € replanteo. Con €l trabagjo de gabinete se obtendra los planos

topograficos con curvas de nivel cada metro.



-Estudio de suelos incluye prueba en campo (SPT) y ensayos en laboratorio (granulometria,
limite liquido y pléstico) que permita conocer € tipo y las caracteristicas fisicas del suelo
(capacidad portante, plasticidad, granulometria) en el lugar de emplazamiento del puente.
-Estudio hidrolégico e hidraulico necesario para obtener las precipitaciones y caudales
maximos, y establecer el nivel de agua maximo en la ubicacion del puente, necesario para
definir la atura minima del tablero sobre el lecho del rio. Con e caudal maximo estimar la
socavacion que se produciraen e lugar de emplazamiento del puente.

-El estudio ambiental incluye redizar la ficha ambiental, considerando los impactos
positivos y negativos que puede llegar atener el proyecto en e medio ambiente.
-Planteamiento de alternativas de solucion, donde se propondran y analizaran aternativas
de disefio de ingenieria, tomando en cuenta la parte técnicay econémica, como resultado se
llegard ala eleccion de la alternativa de mayor factibilidad.

- Descripcion de las metodologias de disefio, elegida la aternativa se desarrollaré la teoria
necesaria para el andlisis y disefio de la estructura siguiendo los lineamientos de la norma
consultada. Se realizaran calculos que muestren & procedimiento de disefio.

-Planos estructurales del puente, que contengan las dimensiones y detalles constructivos de
los componentes del puente.

-Presupuesto y especificaciones técnicas del disefio, se realizardn los coOmputos métricos

paradefinir el costo del puente y las especificaciones técnicas.

1.4 Justificacion de proyecto

1.4.1 Descripcion del problema o necesidad

En la actualidad existe el camino que vincula las poblaciones a ser beneficiadas ( Alisos,
Juntas y Thipa Waykho) pertenecientes a Municipio de Uriondo con otras comunidades de
lazona y con lacapital del municipio (El Valle de La Concepcidn)

Este tramo caminero se ve afectado durante la épocade lluvias en el cruce del rio Alisos a
ser intransitable por la crecida del rio, ésta situaciéon hace de que dichas comunidades se

vean desvinculadas en ésta época.



1.4.2 Razones Sociales

Debido a la desvinculacion de dichas comunidades en época de crecida se obstaculiza de
gran manera la oportuna prestacion de los servicios de salud y educacion ya que no se
cuenta con un centro de salud propio y un centro educativo de nivel secundario, razon por
el cual es de gran importancia soci al para estas comunidades la implementacion de éste

proyecto.

1.4.3 Razones econOmicasy detransporte

La construccion del puente vehicular Juntas-Alisos se constituye en una necesidad para
éstas comunidades, que se beneficiardn de manera directa con ést e proyecto, permitiendo la
comunicacién vial para la comercializacion de sus productos agricolas a los centros de

consumo, promoviendo asi e desarrollo economico regional y mejorando los ingresos
familiares y las actual es condiciones de vida de dichas com unidades.

El proyecto también se enmarca en las necesidades del sector transporte con el

mejoramiento de caminos vecinales en el marco de las prioridades y estrategias para el
desarrollo departamental ya que ademas éste camino se constituye en una alternativa de
acceso que comunicados tramos carreteros Tarija-Tolomosay El Valle-Chaguaya.

En éste sentido se considera a proyecto de importancia para € desarrollo de la regién por

lo siguiente:

La necesidad de facilitar un camino que relina las condiciones técnicas apropiadas sin
interrupciones en € cruce del rio Alisos que se obtendra con la construccion del puente
vehicular JUNTAS-ALISOS, asegurando la solucion a la demanda de los habitantes de las
comunidades y contribuyendo al desarrollo delaregion.

1.5 Metasy resultados

-Redlizacion del levantamiento topografico del lugar de emplazamiento del puente
obteniendo los planos topograficos.

-Elaboracion del estudio hidrologico e hidraulico estimando los caudales y nivel de aguas

maximas como también la profundidad de socavacién en lazona del puente.



- Redlizacion del estudio de suelos obteniendo |as caracteristicas del  terreno en lugar de
emplazamiento del puente: plasticidad, granulometria, tipo de suelo y capacidad portante
resistente.

-Proponer aternativas de disefio realizando un andlisis técnico y econdémico de las
dternativasy eligiendo lamejor opcion.

-Redlizar € cédlculo y disefio estructural obteniendo las dimensiones de los componentes del
puente y reflejandolos en sus correspondientes planos -

-Redlizar |as especificaciones técnicas y € andlisis de costos obteniendo el presupuesto del
puente.

-Establecer € cronograma de actividades definiendo el tiempo de g ecucion del puente.



2. DESCRIPCION GENERAL DEL AREA DE INFLUEN CIA DEL PROYECTO

2.1 Ubicacion del proyecto

El puente estara emplazado sobre €l rio Alisos, entre las coordenadas de 21° 48° 14’
Latitud Sud y de 64°49°92” de latitud Oeste, a 1924 m.s.n.m colinda a norte con las
comunidades de Barbascuyo, al sudeste con la comunidad de Juntas y a sudoeste con
Alisos. El puente ésta ubicado en el municipio de Uriondo, de la Primera Seccion de la

Provincia Avilés a45 Km. delaciudad de Tarija.

La Provincia Avilés limita al Norte con los municipios de El Puente y Cer cado, a Sud con
la Primera Seccién de la Provincia Arce (Padcaya) y la Republica Argentina, al Oeste con
el departamento de Potosi, y a Este con las Provincias: O"Connor, Cercado y la Primera
Seccion de laProvincia Arce (Padcaya).

Figura N°1 Imagen Ubicacion del Puente

Fuente: Google Earth 2010



Figura N°2 Ubicacion del proyecto dentro del contexto n acional
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Figura N°4 Ubicacion del proyecto dentro del Contexto Regional
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Ubicacion del Proyecto

2.2 Poblacion beneficiada

Las comunidades a beneficiarse con e proyecto de forma directa son: Alisos con 228
habitantes, Juntas del Rosario con 239 habitantes y Thipa Waykho con 47 habitantes y de
forma indirecta las comunidades de Miscas con 338 habitantes y Antiga con 236

habitantes, esto datos se resumen en la siguiente tabla:

Cuadro N°1 Poblacion beneficiada
Poblacion Beneficiada en forma directa
Alisos 228 habitantes
Juntas del Rosario | 239 habitantes
Thipa waykho 47 habitantes

Total 514 habitantes
Poblacion Beneficiada en forma indirecta
Antigal 236 habitantes
Miscas 338 habitantes
Total 574 habitantes
Fuente: INE



2.3 Aspectos sociales de la poblacién beneficiada

2.3.1 Educacion

Laeducacion en el &rearural delaPrimera Seccion Provincia Avilés eslimitada. En €l érea
de influencia del proyecto, las comunidades beneficiadas cuentan con una unidad educativa
de lero a 8vo grado en Juntas; la disponibilidad de mobiliarios, materiales y equipo
didactica es escasa.

Respecto al nivel de analfabetismo, las mujeres representan un mayor porcentaje respecto a
los hombres, ya que & 9% de las mujeres son analfabetas frente a un 5% de |os varones.
Existe una marcada diferencia generacional en cuanto al nivel de educacion de la poblacion
beneficiaria, ya que se puede observar que |os varones presentan mayor grado de educacion
y menor grado de analfabetismo frente alas mujeres.

2.3.2 Vivienda

Respecto a los materiadles de construccion mas comunes en las viviendas de las
comunidades beneficiadas, se puede decir que predominan las viviendas construidas con
paredes adobe, piso de cemento y techo detegja

El 90% de las viviendas utilizan el adobe como principal materia en la construccion de las
paredes. El material mas utilizado en los pisos de las viviendas es e Cemento, ya que €
65% de las familias cuentan con piso de cemento en sus viviendas y € 98 % cuentan con

techo de tga.

2.3.3 Salud

Las comunidades beneficiadas no cuentan con un centro de salud para la atencion de los
habitantes de la zona, situacion por la cua para ser atendidos acuden los centros mas

cercanos localizados en la comunidad de Miscas a una distancia aproximada de 6 km y que
no cuenta con atencion permanente. El centro de salud de Miscas no cuenta con un médico
permanente, puesto que este solo se hace presente en la comunidad una vez por mes, parala

atencién de la poblacion de esta comunidad y de otras, como es el caso de las comunidades
beneficiarias. Las causas de morbilidad de los habitantes del area de influencia del proyecto

se deben a infecciones respiratorias agudas (IRAS), enfermedades diarreicas agudas

(EDAS).



2.4 Servicios basicos de la poblacién beneficiada

2.4.1 Energia Eléctrica

La administracion y control del suministro de energia eléctrica en todo € municipio de
Uriondo esta a cargo de la Empresa de Servicios Eléctricos de Tarija (SETAR), cuya sede
central se encuentraen laciudad de Tarija. Lacoberturadel servicio de energia eléctricaen
las comunidades beneficiarias es del 24%, € 76% de los hogares en las diferentes

comunidades a beneficiarse con € proyecto, no cuentan con el servicio de energia eléctrica.

2.4.2 Agua Potable

El servicio de agua por cafieria en €l &rea del proyecto tiene una cobertura del 93% de las
viviendas de las comunidades beneficiadas, mientras que una minima proporcion, € 7%
gue no cuenta con este servicio en sus viviendas, por |0 qu e se abastece de liquido elemento
de las Quebradas.

2.4.3 Disposicion de Excretas

El servicio de eliminacion de excretas es préacticamente nulo en el arearura del Municipio

de Uriondo, en e area de influencia del proyecto no se cuenta con € servicio de

alcantarillado sanitario.

Los medios més utilizados para la eliminaci 6n de excretas en las comunidad es beneficiarias
se detallaen la Figura, e 54% de las familias cuentan con un medio parala disposicion de

excretas como ser: pozo ciego; mientras que € 46% no cuenta con ningun medio, por o
que la disposicion de excretas lo efectiian a campo abierto, situacion que pone en riesgo la

salud de la poblacion debido alas enfermedades infectocontagi osas que puede provocar.

2.4.4 Medios de Comunicacion

Las comunidades que seran beneficiadas con el proyecto, no cuentan con € servicio que
brinda ENTEL de [lamadas telefonicas.

En las comunidades de Alisos, Juntas del Rosario Y Thipa waykho, no existe una radio
comunal pero acceden alas emisoras radiales de la ciudad de Tarija de las bandas AM 'y
FM.
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245 Mediosde Transporte

La falta de una buena infraestructura caminera y de puentes, para e sector del proyecto,
hace que los medios de transporte desde y hacia las comunidades beneficiadas sea minima,
el cua es uno de los principales obstaculos para lograr un mayor desarrollo econémico y
social.

2.5 Aspectos econémicosy productivos

2.5.1 Actividades Econdmicas en € Area del Proyecto

La produccién agricola se constituye en la actividad econémica de mayor imp ortancia en
las poblaciones beneficiadas, actividad que se desarrolla en diversos sistemas, |0s mismos
que son condicionados por diversos factores interrelacionados como: € clima, los suelos

(topografia, textura y fertilidad), la disponibilidad de riego, insumos y recursos
econdémicos, € tamafio de la propiedad o unidad productivay la vinculacion con los centros

de consumo.

La unidad basica de produccion agricola es la familia, 1os roles de los miembros de esta
unidad estan definidos, iniciandose a partir de la edad, adultos y jévenes responsables de la
subsistencia de la unidad familiar, nifios apoyan en tareas puntuales. Los roles se realizan

por género, los varones adultos y jovenes estan a cargo de las labores mayores de la
produccién agricola y pecuaria, mientras que las mujeres adultas y jovenes se encargan de
la reposicion de lafuerza de trabgjo de toda la familia 'y también apoyan en las actividades

agricolas y pecuarias, cumpliendo un doble rol juntamente con las labores domeésticas.

2.5.2 Produccién Agricola Actual

Laprincipal actividad productiva del Area de Influencia del Proyecto es la agricultura, que

forma un conjunto de actividades que las comunidades y las familias campesinas organizan,

dirigen y realizan de acuerdo a sus objetivos, cultura y recursos, utilizando précticas en
respuesta a ambiente fisico, generando a mismo tiempo aimentos para e consumo

familiar y también ingresos monetarios procedente de la venta de sus productos.

La unidad campesina en la zona se caracteriza por ser de pr oduccion y autoconsumo. Es de
vital importancia para el campesino asegurar la existencia de su familiay de su parcela, con

este objetivo produce rubros dirigidos a mercado como la papa, maiz y otros con el
11



proposito de generar ingresos monetarios; acanz ando maximos rendimientos y beneficios
que le son posibles, a partir de los recursos que dispone.
En cuanto a la tecnologia empleada en la produccién agricola, es tradicional, se utilizan la

fuerzade los animales para el arado de lastierrasy se siembra manua mente.

Cuadro N°2 Rendimiento y Volumen de Produccién Agricola de la poblacién beneficiada.

Producto Has Rendimiento Volumen de
sembradas|Promedio (qq/ha) | Produccion(qq)
Maiz 314 150 47100
Papa 154 205 31570
Trigo 8 65 520
Cebolla 11 35 385
Otros® 2 2 4
Total 489 - 79579

*Alfa, tomate, arveja
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3. ANALISISDE ALTERNATIVASY METODOLOGIA DE DISENO

3.1. Analisisde Alternativas

Definido el emplazamiento del puente en el plano topogréfico, se obtuvo una longitud de
90m, paralo cual se plantean diferentes alternativas de tipo estructura que pueden adaptarse
en nuestro caso. Se han formulado tres tipos de estructuras que son los més emplea dos para
puentes vehiculares de similares caracteristicas que se pueden gustarse a sitio de
emplazamiento.

Se plantea un puente con vigas rectangulares de hormigén armado de tramos apoyados,
puente con vigas | de hormigén pretensado de tramos apoyados y un puente en arco de

hormigdn armado con tablero inferior.

3.1.1. Descripcion delas alternativas

3.1.1.1. Puente con vigas rectangular es de hormigén armado de tramos apoyados.

Esta solucion estructural esta constituida por vigas llenas de seccion rectangular de
hormigon armado trabajando en seccion T con la losa del tablero, debido a la accion
monolitica viga-losa.

La losa es principamente armada en e sentido normal a transito, con armadura de
distribucién en el sentido longitudinal.

Este tipo de puente viene a congtituirse en la solucion més corriente (por economia) para
luces comprendidas entre 5 y 20 m. Para luces mayores a 20 m generamente se utilizan

vigas de hormigdn pretensado, por cuanto dan soluciones mas econdémicas.

3.1.1.1.1 Ventajasy Desventajas
L as principal es ventajas de éste tipo de puentes son las siguientes:
-Son mas rigidos y tienen menos vibraciones.

-Los puentes de hormigon, no requieren mayor conservacion.

Su principal desventga, puede ser que requiere obra falsa o cimbra, la cua debe
permanecer en e sitio hasta que e hormigdén alcance su fraguado. Ademés los tramos de
luz que se pueden cubrir son menores por lo que exige mayor ndmero de apoyos

intermedios.
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3.1.1.2. Puente con vigas| dehormigén pretensado detramos apoyados

Este tipo de puente es similar a la alternativa anterior, con la diferencia que estd compuesta

por vigas de hormigon pretensado trabajando monoliticamente lalosa con laviga

Con ésta aternativa se obtienen vigas de mayor luz frente a las de hormigon armado ya que

para tramos simplemente apoyados con luces mayores a los 20 metros se obtienen

estructuras mas baratas, la luz econémica para esta aternativa es cercana a los 30m,
llegando a salvar luces de hasta 40 y 45m pero subiendo € costo con laluz, debido a que
las secciones se hacen considerablemente pesadas y adicionalmente se encarece la

subestructura.

3.1.1.2.1. Ventajasy Desventajas

L as principal es ventagjas de éste tipo de estructura son las siguientes:

-Se aprovecha toda la seccion de la viga, para que trabaje a compresion o compresion
combinada con una pequefia traccion admisible. Aprovechando al maximo el hormigén ya
que recordemos que éste material resiste practic amente solo compresion.

-Control de agrietamiento por lo que las vigas y todo € sistema tiene un  mejor
comportamiento bajo cargas de servicio.

-Se utilizan hormigones de mayor resistencia en comparacion a hormigdn armado,

logrando obtener vigas de menor es dimensiones, siendo por o tanto mas livianas, €l ahorro
de hormigon es del orden del 20%

-No serequiere de obrafasao cimbra

-Menor tiempo de gecucion de la obra, por la prefabricacion de las vigas.

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

L as principal es desventgjas radican en:

-Lacolocacién de las vigas en su posicion final, que requier e de equipo especial.

-El desplazamiento del equipo de tesado y de inyeccién de mortero hasta el sitio de la obra.

-La utilizacion de hormigones de alta resistencia, por 1o que se requiere de un mayor
control de éste material.

-Requiere de mano de obra especiaizada.
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3.1.1.3. Puente en arco de hormigén armado con tableroinferior.

Un puente en arco es un puente con apoyos en los extremos de la luz, entre los cuales se
hace una estructura con forma de arco con la que se transmiten las cargas. El tablero puede
estar apoyado o colgado de esta estructura principal, dando origen a distintos tipos de
puentes.

Cuando se trata de un puente cuyo acceso 0 rasante es muy baja como en nuestro caso y por
razones de estética se desea construir un puente en arco, la so lucién sera un puente en arco
con tablero inferior, en el cual todas las péndolas trabajan a traccion, donde los esfuerzos

horizontal es de empuje en los apoyos se ven reducidos por la accion de tirante del tablero.

3.1.1.3.1. Ventgjasy Desventajas

L as principales ventgjas de éste tipo de estructura son las siguientes:

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

-Cuando € terreno de fundacion es resistente, puede absorberse € empuje de arco con
fundaciones de costo reducido.

-Por lo general los puentes en arco son més econdémicos cuando cubren luces que van desde
los 45m alos 65m aunque se ha construido puentes en arco que cubren mayores luces .
-Estéticamente |os puentes en arco tienen mejor aspecto y un mayor impacto que armoniza
con & entorno.

Las principal es desventajas resi den en:

-Cuando los arcos son demasiado altos, su empleo no es muy corriente debido a que €l
proceso de construccion en si, encarece la obra, especialmente en 1o que a encofrado se
refiere.

-En & caso de hormigdn, debe prestarse atencion a las deformacion es por contraccion,
temperatura y fluencia lenta, los que tienen influencia sobre la forma del arco y hacen
necesaria la adopcion de juntas. Por lo que se llega a requerir por g emplo la adopcién del

arco triarticulado, isostatico que permite las deformaci ones.
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-Requieren por lo genera de buenos terrenos de fundacién que puedan soportar € gran
empuje horizontal que generan producto de las cargas que soportan.

-Las cimentaciones pueden resultar costosas cuando se cuentan con no muy buenos terrenos
de fundacion.

-Requieren por lo general de una mayor cantidad de materiales para su construccion asi

como de un mayor tiempo de g ecucion.

3.1.2. Andlisis Técnico y Econémico
En las aternativas planteadas se consideran los siguientes aspectos técnicos y econémic os

de importancia en latoma de decision.

3.1.2.1. Comportamiento Hidraulico
Que la subestructura sea lo mas reducida posible para minimizar la obstruccion de la
corriente y obtener asi un mejor comportamiento hidraulico disminuyendo los riesgo s que

representa la socavacion parala estructura.

Siguiendo esta premisa la alternativa de puente de vigas de hormigon armado resulta menos
viable frente a las otras aternativas ya que las longitudes de tramo que se consiguen son
menores por 10 que se requiere mayor infraestructura que obstruya el paso del flujo de agua
favoreciendo la socavaciéon y asi un mayor riesgo que atente contra la estabilidad de la

estructura.

3.1.2.2. Metodologia constructiva

La aternativa de vigas de hormigbn armado y arco presentan mayor complicacion
constructiva ya que deben ser moldeadas en sitio, lo que significa la construccion de
encofrado en toda la longitud del puente significando un incremento en € tiempo de
construccion. Por otra parte la aternativa de vigas prete nsadas ofrece ventajas constructivas
ya que ademas de ahorrar encofrado, estas pueden ser hormigonadas en su totalidad en
sitios cercanos a emplazamiento del puente y luego colocarse en posicion a través de

grlas.
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3.1.2.3. Durabilidad

Debido a las ventgjas que presenta el hormigdn pretensado frente al hormigon armado en
cuanto a la limitacion de las grietas en el hormigdn al estar éste comprimido, propicia una
mejor proteccion del acero contra la corrosion esto se traduce en una mayor d urabilidad y

mejor conservacion del puente.

3.1.2.4. Funcionalidad y seguridad

Todas las aternativas propuestas para €l proyecto son funcionales ya gque todas garantizan
la continuidad del transito vehicular del camino en e cruce del rio. Las aternat ivas son
seguras ya que uno de los pardmetros principales en € disefio de t oda estructura es la
seguridad asi como también la estabilidad.

3.1.2.5. Economia

Que la estructura obtenida resulte mas econdémica para que su financiamiento sea viable,
por la institucion encargada, para tal motivo nos valemos de la experiencia de proyectos
realizados en nuestro medio y de donde se han obtenidos los costos lineales para las

alternativas planteadas, y que se resumen en lasiguiente tabla:

Costos de Proyecto de Puentes

Tipo de Puente Costo lineal
$us/m
Puente de vigas de tramos simplemente apoyados de hormigén armado 4120

(Fuente: Proyecto puente vehicular Chocloca)

Puente con vigas de tramos simplemente apoyados de hormigon pretensado 3895
(Fuente: Proyecto puente vehicular Miscas)

Puente en arco de hormigon armado 5451

(Fuente: Proyecto puente vehicular Pajonal)

Estos valores nos dan unaidea referencial del costo por metro lineal parael proyecto, por 1o
que se puede evidenciar que la aternativa mas econémica resulta e puente con vigas de

hormigdn pretensados frente alas otras alternativas.
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3.1.3. Seleccion dela alternativa

La aternativa de Puente de vigas de hormigon pretensado de tramos apoyados presenta
ventgjas frente a las otras alternativas ya que se constituye en una solucién préactica en
cuanto a metodologia constructiva y ahorro de encofrado y de menor tiempo de gecucion
ademés de presentar mayor economiay aprovechar las multiples ventajas que el hormigon
pretensado ofrece, estos son parametros que nos llevan a adoptar como solucion para €

presente proyecto.

En consecuencia la dternativa adoptada es de Puente con vigas | de hormigon

pretensado detramos apoyados. Se describen més a detalle sus caracteristicas:

-Los tramos estaran conformados con luces de 30m, compuestos por tres vigas pretensadas
tipo I, simplemente apoyadas.

-Diafragmas adheridos a la losa del tablero, ubicados a un tercio de la luz de cada tramo,
haciendo un total de 4 diafragmas por tramo, 2 centrales y uno en cada extremo.

-Losa del tablero de hormigén armado con armadura principal en di reccion transversal al
tréfico.

-Barandado de hormigdn conformado por postes espaciado cada 2 metros y pasamanos de
seccién rectangular.

-Dos pilas centrales tipo portico con dos columnas circulares con cabezal superior para €l
apoyo de vigas y fundadas con zapatas combinadas.

-Dos estribos extremos de hormigbn armado de dimensiones similares debido a las
condiciones del terreno.
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3.2. Metodologia

3.2.1. Estudio Topografico

Se realiz0 €l levantamiento topografico aproximadamente cien metros aguas arribay abajo
de la zona de emplazamiento del puente, con €l uso de estacion total, para obtener luego el

plano topogréfico con curvas de nivel cada metro.

3.2.2. Estudio Hidrologico e Hidraulico

3.2.2.1. Intensidades de Precipitacion Maximas Horarias - Curvas|.D.F

Con los registros de precipitaciones obtenidos de estaciones pluviomeétricas, se obtienen las
curvas |.D.F (intensidad-duracién y frecuencia) empleando la distribucion de Fuller-
Coutagne que basa su metodologia en los valores estadisticos, media”X”, desviacion tipica
“S”, el valor modal ponderado “Ed “”y el valor caracteristico ponderado “Kd” de la ley de
distribucion de las curvas.

El valor modal y la caracteristica se calculan con | as siguientes expresiones:

E=X—-045%S
K = S
0,557 *E
El valor modal Ed y el valor caracteristico Kd se calculan por la media ponderada:
E
Ed = 2E*N
>n
K
kd = 2K*0
>n

LaLey de Fuller- Coutagne se representa con la siguiente expresion:

t B
her = Ed (&) [1+Kd *log(T)]
Se debe tener en cuenta que las luvias deben ser de corta duracion (menoresa 12 hrs).
Por otro lado la intensidad de precipitacion es:

_ha
=

Por tanto:

B
et = ?(é) [1+Kd *log(T)]
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Donde:

het =Precipitacion maxima, en un periodo de T afios

irT =/ntensidad maxima, en un periodo de T afios

T=periodo de retorno

t = tiempo de duracion de la precipitacion

B = Coeficiente angular que varia entre 0.2 y 0.3 que depende de la regién En nuestro
medio se adopta 0,2.

& =Equivalente de lluvia diaria que depende de |la magnitud de la cuenca,

ParaAc>20 Km? o= 12

Para Ac<20 Km® o= 2

3.2.2.2. Periodo de Retorno
El periodo de retorno (T) se define como € promedio de tiempo que transcurre entre

ocurrencias de un evento de cierta magnitud o mayor a este.

Cuadro N°3 Periodos de retorno recomendados

Tipo de estructura |Periodo de Retorno
(afios)
Puentes grandes 100
Puentes pequefios 50
Alcantarillados 25

Fuente: V. Yevjevichy J.D. Salas

3.2.2.3. Caudal Maximo

La magnitud del caudal de disefio, es funcién directa del periodo de retorno que se le
asigne, €l que a su vez depende de laimportancia de laobray de lavidaGtil de ésta.

La existencia de un gran nimero de procedimientos de célculo de caudales méximos, sin
gue ninguno de €ellos haya sido adoptado Unicamente, indica la magnitud y complejidad del

fendmeno.
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3.2.2.3.1. Formula Racional
_ Cx*xi*xA
36

Donde:

C =Esd coeficiente de escurrimiento, que representa la fraccion de lalluvia que escurre en
forma de escorrentia directa

A =Es el &readelacuencaen km?

i =Intensidad méximaen mm/h

Q =Caudal méximo m%/s

3.2.2.3.1.1. Férmulas para el tiempo de Conc entracion

Chereque

087 %13 %

Tc:( H )

Ventura— Hera
5

A 0,
T. =0,05 * (-5-)
Giandotti

4% (A+15%L)0°
¢ 253 %(5%L)05

Cdifornia
0,77

T. = 0,066 *(L_) |
VS
En todas las formulas
Tc: tiempo de concentracion en h
L: longitud del curso principal en km
S: pendiente mediadel curso principal en m/m
A: éreade la cuencaen km?

H: desnivel entre los extremos del cauce principal en m.
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3.2.2.3.1.2. Coeficiente de Escorrentia

El coeficiente de escorrentia C toma valores entre 0 y 1 y varia apreciablemente de una
cuenca a otra y de una tormenta a otra debido a las caracteristicas de la cuenca, como ser
permeabilidad, pendiente, cobertura vegetal y de algunas caracteristicas de retencion o
encharcamiento de la superficie.

Cuadro N°4 Coeficientes de escorrentia

Periodo de retorno

Caracteristicas de la superficie 2 15 1101257150 100 | 500
Area de cultivos

Plano 0 -2 % 031 034 036 040 043 047 057

Promedio 2 -7 % 035 038 041 044 048 0.51 0.60

Pendiente superiora 7 % 039 042 044 048 051 054 0.61

Pastizales

Plano 0 -2 % 025 028 030 034 037 041 053

Promedio 2 -7 % 033 036 038 042 045 049 0.58

Pendiente superiora 7 % 037 040 042 046 049 053 0.60

Bosques

Plano 0 -2 % 022 025 028 031 035 039 048

Promedio 2 -7 % 031 034 036 040 043 047 0.56

Pendiente superiora 7 % 035 039 041 045 052 052 0.58

Fuente: Schwab, Frevert, Edminster y Barnes

3.2.2.3.2. Método de Mac Math
Laformulade Mac Math, para e sistemamétrico, es:
Q = 0,0091 CIA*/531/5
Donde:
Q= caudal méximo con un periodo de retorno de T afios, m¥/s.
C=factor de escorrentia de Mac Math, representa | as caracteristicas de la cuenca
I=intensidad méxima de la lluvia, para una duracién igual al tiempo de concentracion tcy
un periodo de retorno de T afios, en mm/hr
A= &readelacuenca, en has
S=pendiente promedio del cauce principal, en %o
El factor de escorrentia C de Mac Math, se obtiene de tres componentes:
C=C1+C2+C3
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Donde:
Cl=esta en funcion de la cobertura vegeta
C2=estaen funcion del texturadel suelo

C3=esta en funcion de latopografia del terreno

Estos valores se muestran en la siguiente tabla:
Cuadro N°5 Factor de escorrentiade Mac Math

Vegetacion Suelo Topogratia
Cobertura (%) C1 Textura C2 Pendiente (%) C3
100 0,08 Arenoso 0,08 0-0,2 0,04
80-100 0,12 Ligera 0,12 02-05 0,06
50-80 0,16 Media 0,16 05-2 0,06
20-25 0,22 Fina 0,22 2-5 0,1
0-20 0,3 Rocosa 0,3 o-10 0,15

Fuente: Hidrologia de Méximo Villon

3.2.2.3.3. Hidrograma Unitario Triangular

FiguraN°5 Hidrograma unitario triangular
Q

Qp

tp t

Mockus desarroll6 un hidrograma unitario sintético de forma triangular, como se muestra
en lafigura, lacua apesar de su simplicidad proporciona los parametros fundamental es del
hidrograma: caudal punta Qp, tiempo base tb y e tiempo en que se produce la punta tp.

Laexpresion del caudal punta Qp, se obtiene igualando € volumen de agua escurrido:
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hpe «A

Qp =0,208

tp
Donde:
Qp = Caudal puntao caudal maximo en m?/s.
hpe =Altura de precipitacion efectiva, en mm
A =Areadelacuenca, en km?
tb =Tiempo pico, en hr.
El tiempo pico se expresa como:
tp = d_e +tr
2

El tiempo de retraso, se estima mediante el tiempo de concentracion tc, delaforma:
tr =0,6 xtc

Donde:

tp=tiempo pico, en hr

tr=tiempo deretraso, en hr

de=duracion en exceso, en hr

tc= tiempo concentracion, en hr

La duracién en exceso con la que se tiene mayor gasto de pico, afata de mejores datos, se
puede calcular aproximadamente:
de = 2vtc

3.2.2.3.3.1. Estimacion dela precipitacion efectiva

Un método empleado para halar la precipitacion efectiva es e numero de curva
desarrollado por € U.S. Conservation Service, que se basa en asignar a la cuenca un
nimero hidrolégico que esta en funcion del tipo de suelo y cubierta vegetal para luego
hallar lalamina de escorrentia directa.

(hyr—02 *S)z
hpeyr = e +08%5

1000
S::("TT'_'l 254
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Donde:
S=infiltracion potencial maxima, en mm
N=numero de curva, en funcion del grupo hidrolégico y cobertura

Cuadro N°6 Numero de curva para suelos de cultivos

cobertura Numero de curva
Uso de la | Tratamiento o | condicion A B C D
Tierra practica hidrolégica
surcos rectos pobre 72 81 88 91
Cultivos surcos rectos buena 67 78 85 89
curvas de nivel pobre 70 79 84 88
curvas de nivel buena 65 75 82 86

Fuente: Hidrologiade Méaximo Villon

3.2.2.3.3.1.1. Condicién hidroldgica

La condicion hidrolégica se refiere a la capacidad de la superficie de la cuenca para
favorecer o dificultar € escurrimiento directo, esto se encuentra en funcion de la cobertura
vegetal, puede aproximarse de la siguiente forma:

Cobertura vegetal Condicion hidrol6gica

>75 % del drea buena
50a75 % regular
<50% pobre

3.2.2.3.3.1.2. Grupo Hidroldgico de suelo

Define los grupos de suel os, los cuales pueden ser:

Grupo A, tiene bajo potencial de escorrentia

Grupo B, tiene un moderado bajo potencia de escorrentia
Grupo C, tiene un moderado ato potencial de escorrentia
Grupo D, tiene un alto potencia de escorrentia

3.2.2.4. Determinacion del Tirante Maximo
Para la determinacién del tirante maximo se usa € caudal méximo y las caracteristicas

geométricas de la seccion transversal del rio en la seccion deinterés.
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Q — % *511'2 % RZ/B

Donde:

S: Pendiente longitudinal del rio en m/m.

R: Radio hidraulico de la seccién en m.

n. Rugosidad del lecho ddl rio, adimensional .

Cuadro N°7 Coeficientes de rugosidad

Rugosidad n
Tierra con poca vegetacion | 0,027
Tierra con vegetacion 0,035
Tierra con piedras 0,035
Tierra con pedrones 0,04

Fuente: Hidraulica de tuberias y canales de Arturo Rocha

3.2.2.5. Socavacion
La socavacion es la remocion o arrastre de materiales del lecho de un cauce debido a la
accion erosiva del flujo del agua, lamagnitud y frecuencia de estos eventos dependen de las

caracteristicas delalluviay de la cuenca, la erosién pluvia y ladinami ca de los cauces.

3.2.2.5.1. Socavacion en Estribos

La socavacion local en e estribo de un puente ocurre en dos sitios del estribo. Puede

ocurrir una gran fosa de socavacion en e pie dd estribo, causado por un remolino

horizontal y otra fosa aguas abajo del estribo causado por un remolino vertical. La f osa
formada por e remolino horizontal se forma generamente en la punta aguas arriba del

estribo.
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FiguraN% Flujo cercano a estribos de puentes
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3.2.25.1.1. Método de Froehlich

0,43

ds
— =227 * Ky *Kj *(—) Froe6l
Yo

Yo

Donde:
ds=profundidad de socavacion, en m.

Vo= profundidad media del flujo en la zona obstruida por €l estribo aguas arriba del puente,
enm.

L=longitud del estribo que se opone al paso del agua proy ectada normamente a flujo, m.
K =coeficiente que depende de laformadel estribo.

K¢ = coeficiente que depende del &ngulo de inclinacion.

Fr =ndmero de Froude

Figura N° 7 Abaco coeficiente Kg
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Cuadro N°8 Coeficiente por laforma del estribo Kf

Descripcion Kf
Estribo con pared vertical 1
Estribo con pared vertical y aletas 0,82
Estribo con pendiente hacia el cauce| 0,55

3.225.1.2. MéododeHire
ds =4 % h* kg + KgFr®®
h = Profundidad mediadel flujo al pie ddl estribo, en m
Fr = NUmero de Froude basado en lavelocidad y profundidad al pie del estribo
K =coeficiente que depende de laforma del estribo.

K¢ = coeficiente que depende del angulo de inclinacion.

3.2.2.5.2. Socavacion en Pilas

Alrededor de las pilas o estructuras en la mitad de un cauce se forman sistemas de
remolinos o vortices y estos remolinos generan socavacion. Generalmente, se genera un
remolino en herradura y un remolino de estela o perturb acion de dindmica del flujo. El
mecanismo de socavacion depende principalmente del remolino de herradura. Los
sedimentos son levantados y sacados del hueco de socavacion por este gran remolino en

combinacién con el remolino de estela.

Figura N°8 Seccion longitudinal de la corriente alrededor de una pila

Vortice
superficial <3

de recirculacion

herradura

Incision
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3.2.2.5.2.1. Método de Simonsy Senturk
Se basa en la siguiente expresion:

a 0,5
ds=2xY *(?—) Fro43

Donde:
Y =Tirante de las aguas (m)
a=Ancho delas pilas (m)

Fr=Numero de Froude

3.2.25.2.2. Método de Richardson y Davis
Esta formula fue desarrollada por Richardson y Davis (1995) y presentada como Norma de

disefio por |laFederal Highway Administration delos EE.UU (FHWA).

ds a, 065
7 =2 +KL k2 *k3(?) Fro43

Esta ecuacion tiene los siguientes limites

ds <2,4d para Fr<0,8

ds <3,0d para Fr>0,8

Donde:

ds = Profundidad de socavacion.

Fr=NUmero de Froude

Y = Profundidad del flujo

a=ancho delapila

ki k-, k5 = factores de forma, angulo de orientacion, rugosidad del fondo.

El factor k, depende delaformadelapilay se obtiene de la siguiente tabla

Cuadro N°9 Factor deforma K1

Forma de la pila| K1

Nariz cuadrada 1,1
Nariz redonda 1
Nariz circular 1

Nariz puntiaguda | 0,9

Grupo de cilindros | 1
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El coeficiente k,depende del angulo de ataque del flujo y puede calcularse por medio de la

ecuacion: e />
L 0,65 ::- '
k, = cos8 + asene) = >

El coeficiente k5 depende de la rugosidad general del cauce y se obtiene de acuerdo a la

tabla siguiente:

Cuadro N° 10 Coeficiente de rugosidad genera del cauce K3

Caracteristicas del Altura de K3
fondo del cauce dunas (m)
Aguas impias - 1,1
Fondo plano y antidunas - 1,1
Dunas Pequenias 3>H>0,6 1,1
Dunas medianas 9>H>3 1,1a1,2
Dunas grandes H>9 1,3

3.2.3. Estudio de suelos

3.2.3.1. Ensayo normal de penetracion SPT

Este ensayo es una pruebain situ que se redliza en el fondo de una perforacion, consiste en
determinar en nimero de golpes de un martillo de caracteristicas normalizadas, para

obtener posteriormente capacidad resistente del suelo.

3.2.3.1.1. Metodologia del ensayo

e Realizadala perforacion donde se desea obtener laresistenciadel suelo se procede a
armar €l tripode aseguréndose que sus tres apoyos estéan distribuidos en forma de un
triangulo.

e Luego jadar & martillo hasta una atura de 75 cm y degar caer libremente para
determinar e sitio de aplicacion de la punta de penetracion.

e Efectuar los primeros golpes hasta una altura de 15cm, a partir de ahi se comienzaa

contar 1os golpes hasta una profundidad de 30 cm.
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e Proceder a retirar la punta, para dar inicio a muestr eo del suelo en el punto de

ensayo, este serd una cantidad de por 1o menos 5 kg, en suelos coluviales y aluviales

y 1 Kg en caso de suelos finos.

3.2.3.2. Clasificacion dd suelo

La clasificacion de la muestra de suelo resulta necesaria para determinar la capacidad
resistente del terreno de fundacion. Los métodos empleados para tal procedimiento son
los propuestos por laAASHTO y SUCS gue consisten en € uso de tablas que requieren

dependiendo del tipo de suelo, datos como la granulometriay limites.

3.2.3.2.1. Granulometria

Dentro del andlisis de los suelos, se encuentra el de granulometria que consiste en

obtener la distribucion porcentual de los tamafios de las particulas que conforma un

suelo, de este modo se puede tener unaidea del tipo y caracteristicas del suelo que se

esté analizando. Esto se lo realiza con ayuda de un juego de mallas, que tienen un

tamano graduado establecido por las normas ASTM (A merican Society for Testing and
Materials), en donde se obtienen los pesos retenidos para luego reaizar posteriores

cdculos y la curva granulométrica. La disposicién de los tamices en pulgadas es la
siguiente 2Y3, 2, 1Y%, 1, ¥, 3/8 y N°4, N°10, N° 40 y N°200.

Como una medida simple de la uniformidad de suelo se utilizan las formulas

siguientes:
Dso
Cu=—
D10
D 2
Cc=—>0_
Ceo * D10
En donde;

D¢y =Tamario tal, que el 60%, en peso, del suelo, seaigual o menor.

D10y D34 Se definen de la misma manera donde el porcentaje es el subindice.
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3.2.3.2.2. Limiteliquido

Es e limite de porcentgje de agua que admite un suelo para empezar a comportarse
como un liquido. Para determinar éste limite se usa e aparato denominado copa de
Casagrande, que consiste en un recipiente donde se coloca una muestra de suelo con

determinada humedad el cual es sometido a golpes mediante un mecanismo de caidas

para cerrar una abertura que previamente se realiza en la muestra de suelo. El lim ite

liquido serd el contenido de humedad en el cua la aberturase cierraalos 25 golpes.

3.2.3.2.3. Limite plastico

Es e contenido de humedad por debajo del cua se puede considerar el suelo como
material no pléstico Laformacién de los rollitos se hace usua mente sobre una hoja de
papel totalmente seca 0 una placa de vidrio, para acelerar |a pérdida de humedad del
material. Cuando los rallitos llegan a los 3 mm, se doblan y presionan, formando una
pastilla que vuelve arolarse, hasta que en los 3 m m justos ocurra el desmoronamiento y
agrietamiento en tal momento se determinara répidamente su contenido de agua, que es
el limite pléstico.

3.2.4. Norma a utilizar

Para el disefio del puente se ha adoptado como normabase la AASHTO LRFD 2004, donde

se explica a continuacion de forma breve la filosofia de disefio.

3.2.4.1. Filosofia de disefo

El método de disefio LRFD (disefio por factores de cargay resistencia) se basa en el uso de

factores de carga y resistencia obtenidos a partir de procedimientos estad isticos basados en

|la confiabilidad estructural.

El LRFD especifica que los puentes deben estar disefiados para estados limites especificos

para acanzar |os objetivos de constructibilidad, seguridad y funcionalidad. Cada elemento

de laestructura debe satisfacer la siguiente expresion:

) ni*yi*QiS(p*Rn:Rr
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Donde:

1; =Factor de modificacién de las cargas relacionado con la ductilidad, redundancia e
iImportancia operativa.

y; = Factor de carga (multiplicador de base estadistica que se aplicaalas solicitaciones)

Q; = Solicitacion

¢ = Factor de resistencia que se aplica alaresistencia nominal

R,, = Resistencia nominal

R, = Resistencia de disefio o resistencia minorada

Laexpresion anterior se aplica paratodos |os estados limites a cual puede estar sometidala
estructura:

-Estado limite de servicio

-Estado limite de fatiga y fractura

-Estado limite de resistencia

-Estado limite correspondiente a eventos extremos
3.2.4.1.1. Factores de carga 'y combinaciones de carga

Los factores de cargay combinaciones de carga que se aplican en éste método se muestran

en las siguientes tablas
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Cuadro N°11 Combinaciones de cargay factores de carga

34

DC Usar solo uno por vez
DD | LL
Combinacién de Cargas | DW | IM
EH | CE
EV | BR TU
ES PL CR
Estado Limite EL LS |WA| WS |WL| FR SH TG |SE|EQ | IC | CT | CV
RESISTENCIA'T (a menos vp |L75|L00f - - |1,0010,50/1,20| yic lvse | - - - -
que se especifique lo contrario)
RESISTENCIA 1I vp | 135]1.00] - - 11,0010,50/1,20] yic |vse | - - - -
RESISTENCIA III Vp - [1,00f1,40] - [1,00]0,50/1,20 yic [vse | - - - -
RESISTENCIA IV - vp- Lo - |LO0T - - |1,00]0,50/1,20] - - - - - -
(Sélo EH, EV,ES,DW,DC)
RESISTENCIA V yp |1,35]1,00]0,401,00]1,00]0,50/1,20] vrc |vse| - - - -
EVENTO EXTREMO I Vp veo [100] - - 11,00 - - - 11,00 - - -
EVENTO EXTREMO II yp |050]1,00] - - 11,00 - - - - [1,00]1,00|1,00
SERVICIO I 1,00 | 1,00 {1,00]0,30|1,00{1,00|1,00/1,20 yrg |vse | - - - -
SERVICIO II 1,00 11,30 |1,00] - - 11,00]1,00/1,20] - - - - - -
SERVICIO III 1,00 | 0,80 |1,00] - - ]11,00§1,00/1,20 yrc lvse| - - - -
SERVICIO IV 1,00 - [1,0010,701 - |1,00]1,00/1,20) - 1 - - - -
FATIGA -sslo LL, My CE - 0,75 - - - - - - - - - - -
Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla3.4.1-1]
Cuadro N° 12 Factores de carga para cargas permanentes ¥,
Tipo de carga Factor de carga
Maximo Minimo
DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90
DD: Friccion negativa 1,80 0,45
DW: Superticies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos 1,50 0,65
EH: Empuje horizontal del suelo
* Activo 1,50 0,90
* En reposo 1,35 0,90
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1,00
EV: Empuje vertical del suelo
* Estabilidad global 1,00 N/A
* Muros de sostenimiento y estribos 1,35 1,00
* Estructura rigida enterrada 1,30 0,90
* Marcos rigidos 1,35 0,90
* Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 1,95 0,90
metélicas rectangulares
* Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1,50 0,90
ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0,75
Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla3.4.1-2]




3.2.4.1.2. Factoresderesistencia

Los factores de resistencia ¢ que se deben aplicar a las resistencias nominales en

construcciones convencional es se muestran a continuacion [5.5.4.2]:

Paraflexiony traccion del hormigon armado ---------------- 0,90
Paraflexiony traccién del hormigon pretensado ------------- 1,00
Para corte y torsion:

Hormigon de densidad normal -----------=-==-=--mmmmcmmmmmaon 0,90
Hormigon de baja densidad---------------=--=-=-mmemcmmemmmen 0,70
Para compresion axia con espiraes o zunchos-------------- 0,75
Para compresion en modelos de bielas y tirantes------------- 0,70

Para compresion en zonas de anclgje:

Hormigon de densidad normal ----------==-====esmmmmemmmmmeee- 0,80
Hormigon de baja densidad ---------------=-=--=-=--m-mmo-mnmem 0,65
Paratraccion en el acero en las zonas de anclge------------ 1,00
Pararesistencia durante el hincado de pilotes --------------- 1,00

3.2.4.1.3. Factor de modificacion delas cargas

Para cargas paralas cuales un valor méximo de ; es apropiado:

1n; =Np *Nr*1n; =095

Para cargas paralas cuales un valor minimo de y; es apropiado:
1

S ‘ <1
Np *Np*T1;

ni
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Cuadro N° 13 Factor de modificacion de las cargas

Ductilidad np,

>1,05 Elementosy conexiones no dictiles
=1 Disefiosy detalles convencionales
>0,95 Elementosy conexiones con medidas adicionales

para mejorar la ductillidad
=1 Demas estados limites
Redundancia ng

>1,05 Elementos no redundantes
=1 Niveles convencionales de redundancia
>0,95 Niveles excepcionales de redundancia

=1 Demas estados limites

Importancia operativa n,

>1,05 Puentesimportantes
=1  Puentes tipicos
>0,95 Puentes relativamente de poca importancia

=1 Demés estados limites

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [1.3]

3.2.5. Cargas que actian en la estructura

Sobre un puente se aplican diferentes tipos de carga, tales cargas pueden ser dividas en dos
categorias, cargas permanentes y cargas transitorias. Las cargas permanentes se quedan por

un periodo extenso normamente por toda la vida de servicio del puente, tales cargas

incluyen el peso propio de |los componentes estructural es y accesorios no estructurales. Las
cargas transitorias como su nombre |o indica cambian con el tiempo y pueden ser aplicadas
desde varias direcciones y/o ubicaciones, estas son atamente variables, las cargas
transitorias incluyen a las cargas por gravedad las cuales son debidas a los vehiculos, y
trafico peatonal, también son consideradas las cargas laterales debidos a los rios, vientos,

témpanos de hielo, colisién de embarcaciones y sismos.
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3.2.5.1 Cargas per manentes

Las cargas permanentes como su nombre |o indica son esas cargas que se quedan sobre el
puente por un periodo extenso quizas por toda la vida de servicio del puente, entre estas se
pueden citar:

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

- Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos (DW)
-Empuje horizontal del suelo (EH)

-Presion vertical del peso propio del suelo derelleno (EV)

-Otras cargas

En el caso de vigas la carga permanente es distribuida asignando a cada una todas las
cargas de los elementos de la superestructura. Esto incluye la carga muerta de la viga
mismay su parte inferior, en el caso de vigas cgjon. Los pesos muertos debido a barreras de
hormigon, aceras y bordes de la acera, y paredes contra ruidos, pueden ser iguamente

distribuidos atodas las vigas.

3.2.5.2. Carga viva vehicular

La carga viva vehicular de disefio en la norma AASHTO de versiones anteriores fue
reemplazada en 1993 debido a configuraciones de camiones mas pesados e n las carreteras,
y porque se necesitd una carga estadisticamente representativa, ideal para lograr un "nivel

de seguridad constante”. La carga ideal que fue encontrada fue adoptada desde entonces y

[lamada HL 93 o "Highway load 93"

La "carga viva vehicular de disefio " 0 "sobrecarga vehicular de disefio,” HL93, es una
combinacion del " camion del disefio" yla" cargadel carril de disefio" o la combinacién

del "tandem dedisefio” yla" cargade carril dedisefio” .

3.2.5.2.1. Camion de di sefio

Los pesos y las separaciones entre los ges y las ruedas del camion de disefio son como se
especifican en la figura abgo mostrada. Se debe considerar un incremento por carga
dindmica. La separacion entre los dos ges de 145.000 N se debe variar entre 4.300 y 9.000

mm para producir las solicitaciones extremas.
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Figura N° 9 Camion de disefio

?y g :@

[ I
35000 N 145.000 N 145000 N
4300 mm 4300 a 9000 mm |

r— ——

600 mm General
300 mm Vuelo sobre el tablero

1800 mm

Carril de disefio 3600 mm

3.2.5.2.2. Tandem de disefio

El tihdem de disefio consiste en un par de ges de 110000 N con una separacion de 1200
mm. La separacion transversa de las ruedas se debe tomar como 1800 mm, y ademas se
debe considerar un incremento por carga dinamica.

FiguraN° 10 Tandem de disefio

o 0

|
110 KN 110 KN

1200 mm

3.2.5.2.3. Cargadecarril dedisefio

Lacargadel carril de disefio consiste en una carga de 9,3 N/mm, uniformemente distribuida
en direccion longitudinal. Transversamente la carga del carril de disefio se supone
uniformemente distribuida en un ancho de 3000 mm. Las solicitaciones debidas a la carga
del carril de disefio no estan sujetas a un incremento por carga dindmica, esto quiere decir
gue no es necesario aumentar ésta carga de carril por los efectos dindmicos de impacto que
pueden Illegar a producir en la estructura.

FiguraN° 11 Cargade carril de disefio
9.3 N/mm
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3.2.5.2.4. Presencia multiple

Los factores de presencia multi ple son gjustes de disefio que consideran |a probabilidad de
que més de un carril este cargado, asimismo los factores de presencia multiple estan
incluidos implicitamente en |as ecuaciones aproximadas para factores de distribucion, tanto
para un unico carril cargado como para multiples carriles cargados. Las ecuaciones se basan
en la evaluacion de diferentes combinaciones de carriles cargados con sus correspondientes
factores de presencia multiple, y su intencion es considerar el caso mas desfavorable
posible.

Cuadro N° 14 Factor de presenciamdltiple (m)

Numero de carriles |Factor de presencia
cargados multiple, m
1 1,2
2 1
3 0,85
>3 0,65

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla3.6.1.1.2-1]

3.2.5.3. Incremento por carga dinamica

El incremento por carga dinamica (IM) se aplica ala carga de rueda estética para considerar
el impacto provocado por las cargas de las ruedas de los vehicul os en movimiento.

El factor a aplicar a la carga estatica se debe tomar como: (1 + IM/100). El incremento por
cargadindmicano se aplicaalas cargas peatonales ni ala cargadel carril de disefio.

Cuadro N° 15 Incremento por carga dinamica

Componente M

Juntas del tablero - Todos los estados limites| 75 %

Todo los demas componentes
* Estado limite de fatiga y fractura 15%
* Todos los demés estados limites 33%

Fuentee AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.6.2.1-1]
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3.2.5.4. Cargas Peatonales

Se debe aplicar una carga peatonal de 3,6 * 102 Mpa en todas las aceras de més de 600
mm de ancho, y esta carga se debe considerar simultdneamente con la sobrecarga vehicular

de disefio.

Los puentes exclusivamente para tréfico peatonal y/o ciclista se deberan disefiar para una
sobrecargade 4,1 *10~3 Mpa

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

disefio.

3.2.5.5. Fuerzadefrenado

Para la consideracion de la magnitud de esta fuerza se considera que es muy probable que
los conductores de los vehiculos apliquen los frenos de forma simultanea después de
observar algun evento, nuevamente se aplica el factor de presencia maltiple, yaque es muy
poco probable que todas las lineas de trafico estén cargadas con el camidn de disefio.
Lafuerza de frenado, se deben tomar como el mayor de |os siguientes val ores:

* 25 por ciento de los pesos por eje del camion de disefio o tandem de disefio, 0

* 5 por ciento del camién de disefio més la carga del carril 6 5 por ciento del tdndem de
disefio méslacargade carril.

Estas fuerzas actlian horizontalmente a una distancia de 1800 mm sobre la superficie de la
calzada.

3.2.5.6. Cargasdevientoen laestructura

El viento da origen a presiones normales y longitudinales a e de la via 'y la magnitud
depende de su velocidad y del area de exposicion de la estructura.

Cuando se disefia la infraestructura debe considerarse la presion gjercida por € vientoen | a
superestructuray la presion aplicada directamente aella.

Las presiones bésicas especificadas por la AASHTO, se basan en velocidades de viento de

160 Km/hr, y deben multiplicarse por larelacion (V/160)? para otras velocidades.
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3.2.5.6.1. Viento en la superestructura

Si e viento no se considera normal a la estructura, la presion basica del viento, PB, para
diferentes angulos de direccién del viento se puede tomar como se especifica en la Tabla

siguiente, y se debe aplicar a solamente una ubicacion de area expuesta. El angulo de
oblicuidad se debera medir a partir de una perpendicular a e longitudinal. Para el disefio

ladireccion del viento sera aguella que produzca la solicitacién extrema en € componente

investigado. Las presiones transversal y longitudinal se aplican simultaneamente.

Cuadro N° 16 Presiones bésicas del viento Pg

Reticulados, columnas Vigas
y arcos
Angulo de | Carga Carga Carga Carga
oblicuidad| lateral |longitudinal|lateral |longitudinal
del viento
Grados MPa MPa MPa MPa
0 0,0036 0,0000 0,0024 0,0000
15 0,0034 0,0006 0,0021 0,0003
30 0,0031 0,0013 0,0020 0,0006
45 0,0023 0,0020 0,0016 0,0008
60 0,0011 0,0024 0,0008 0,0009

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.8.1.2.2-1]

3.2.5.6.2. Viento en la subestructura
Las fuerzas transversales y longitudinales a aplicar directamente a la subestructura se
obtienen en base a una presion basica del viento supuesta de 0,0019 MPa. Esta cargase

debe aplicar simultaneamente con las cargas de viento de la superestructura.

3.2.5.7. Cargas de viento sobrelos vehiculos

Si hay vehiculos presentes, la presion del viento de disefio se debe aplicar tanto a la
estructura como a los vehiculos. La presion del viento sobre los vehiculos se debe
representar como una fuerza interrumpible y movil de 1,46 N/mm actuando norma a la
calzada'y 1800 mm sobre la misma, y se debera transmitir ala estructura. Si el viento sobre

los vehiculos no se considera normal a la estructura, las componentes de fuerza norma y
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paralela aplicadas a la sobrecarga viva se pueden tomar como se especifica en la tabla

siguiente, considerando el angulo de oblicuidad con respecto alanormal alasuperficie.

Cuadro N° 17 Componentes del viento sobrala sobrecarga viva

Angulo de oblicuidad [Componente | Componente
normal paralela
Grados N/mm N/mm

0 1,46 0

15 1,28 0,18
30 1,2 0,35
45 0,96 0,47
60 0,5 0,55

Fuente:t AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.8.1.3-1]

3.2.5.8. Empujelateral del suelo
Se asume que &l empuje latera del suelo esinicialmente proporciona alaaturade suelo, y
Se debe tomar como:
P=Kxysxg*z
Donde:
p = Empuije lateral del suelo
k =Coeficiente de empuije lateral
¥s = Densidad del suelo
g = Acdleracion de lagravedad
z = Profundidad del suelo debajo de la superficie

El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:

_ sin?(8+ap)
~ r[sin23 xsin(6 —9)]

N lsin((bf-l— 3) #sin(a;— B)
sin(0—23) *sin(6 +p)
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Donde:

& = Angulo de friccion entre el relleno 'y € muro

B = Angulo que formala superficie del relleno respecto de la horizontal

6 = Angulo que forma el respaldo del muro respecto ala horizontal

¢ = Angulo efectivo de friccion interna

FiguraN° 12 Simbologia para el empuje activo de coulomb

RIGIDO

H/3

Cuadro N° 18 Angulo de friccién entre diferentes materiales

Materiales en interfase

Angulo de

friccion, d (°)

Coeficiente de

friccion, tan &

Hormigén masivo sobre los siguientes materiales de fundacién

* Roca sana y limpia

* Grava limpia, mezcla de grava y arena, arena gruesa

* Arena limpia fina a media, arena limosa media a gruesa, grave limosa a arcillosa
* Arena fina limpia, arena limosa o arcillosa fina a media

* Limo fino arenoso, limo no pldstico

* Arcill residual o preconsolidada muy rigida y dura

* Arcilla de rigidez media y rigida, arcilla limosa

35
29a31
24 a 29
19a24
17 a19
22 a26
17 a19

070
0,55 a 0,60
0,45a 0,55
0,34 a 0,45
0,31a0,34
0,40a 0,49
0,31a0,34

Fuente:t AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.8.11.5.3-1]

3.2.5.9. Sobrecarga viva sobrerelleno

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

relleno en una distanciaigual alamitad de la aturadel muro detras del paramento posterior

del muro. El aumento del empuje horizontal provocado por la sobrecarga viva se puede

estimar como:
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Ap =k *y_ *g *hgq
Ap = Empuije horizontal constante del suelo debido ala sobrecargaviva
ys = Densidad total del suelo
k = Coeficiente de empuje lateral del suelo.
g = Aceleracion de la gravedad
La atura del muro se toma como la distancia entre la superficie del relleno y el fondo dela

zapata alo largo de la superficie de contacto considerada.

Cuadro N° 19 Altura de suelo equivalente para carga vehicular

Altura del estribo | h,, (mm)
1500 1200
3000 900
> 6000 600

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla3.11.6.4-1]

3.2.5.10 Cargas hidraulicas

3.2.5.10.1 Presion Hidrostética

La presion hidrostética actta de forma perpendicular a la superficie que retiene el agua. La
presion se calcula como € producto entre la atura de la columna de agua sobre € punto

considerado, ladensidad del aguay g (aceleracion de la gravedad).

3.2.5.10.2. Presion deFlujo Longitudinal
La presion debida a un flujo de agua que actla en la direccion longitudina de las
subestructuras se puede obtener como:
p =514 %10~% % Cp * V2
Donde:
p =Presion del agua que fluye (MPa)
Cp = Coeficiente de arrastre para pilas seguin tabla
IV =Velocidad del agua de disefio para la inundacién de disefio correspondiente a estado
limite. (m/s)
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Cuadro N° 20 Coeficiente de arrastre

Tipo Cp
[Pila con borde de ataque semicircular 0,7
Pila de extremo cuadrado 1,4
Arrastres acumulados contra la pila 1,4
Pila con borde de ataque en forma de cufia, 0,8
angulo del borde de ataque < 90°

Fuente:t AASHTO LRFD 2004 [Tabla3.7.3.1-1]

3.2.6. Propiedades de los materiales

3.2.6.1. Acero

3.2.6.1.1. Acero pretensado

El acero para pretensado debe ser por necesidad un acero de alta resistencia, con € objeto

de que la fuerza de pretensado final sealo mayor posible. Existen tres formas comunes en

las cuales se emplea € acero como tendones en hormigén pretensado: alambres redondos
estirados en frio, cable trenzado (torones) y varillas de un acero de aleacién, de los cuales

se describiran los torones los cuales son los més usados y estan disponibles en nuestro

medio. El cable se fabrica de acuerdo con la especificacion ASTM A 416 y pueden

obtenerse entre un rango de tamarios que va desde 0,25 pulg hasta 0,6 pulg de diametro,
tal como se muestra en la tabla siguiente. Se fabrican dos grados: €l grado 250 y e | grado
270 los cuales tienen una resistencia Gltima minima de 250 000 y 270 000 Ib/ pulg ?
respectivamente, estando éstas basadas en el area nominal del cable.
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Cuadro N° 21 Propiedades de Torones de siete hilos

Diametro Resistencia |Area Nominal [Carga minima
Nominal alaruptura|del Torén elongacion de 1%
pulg | mm | Kip| kN | pulg2 [mm2] Kip | kN
GRADO 250

02501 635 ]| 9 40 | 0036 | 2322 7,65 34

0313 | 794 | 145] 645 | 0058 |3742| 123 54,7
0375 953 | 20 89 0,08 |5161 17 75,6
0438 | 11,11| 27 | 1201 ] 0,108 | 69,69 23 1023
0500 | 1270 36 | 1601 ] 0,144 | 929 30,6 136,2
0,600 | 1524 54 | 2402 | 0216 | 1394| 459 204.2
GRADO 270
0375 953 | 23 | 1023 ] 0085 | 5484| 1955 87.0

0438 | 1111| 31 | 1379 ] 0115 | 7419]| 2655 117.2
0500 |1270] 413| 1837 015 9871 351 156.1
0,600 | 1524 | 58,6 | 260,7 | 0217 | 140 498 2215

Fuente: Arthur Nilson Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado

Las propiedades mecanicas de los aceros se pueden observar de sus curvas de esfuerzo
deformacion. Tales caracteristicas importantes como €l limite eléstico proporcional, el
punto de fluencia, la resistencia Ul tima, la ductilidad y las propiedades de endurecimiento

por deformacion.

3.2.6.1.2. Acero convencional no pretensado

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

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

satisfacen estos requisitos

46



3.2.6.2. Hormigdn

3.2.6.2.1. Resistencia a la compresion

La resistencia a la compresion del hormigon (fc') a 28 dias después del colocado es
usualmente obtenida de un cilindro estandarizado de 150 mm de diametro y 300 mm de
altura cargado longitudinalmente a rotura. La Figura siguiente muestra las curvas esfuerzo

deformacién de cilindros de concreto bajo cargas de compresion uniaxial.

FiguraN° 13 Curva esfuerzo — Deformacion del hormigdn bajo compresion de carga
uniaxia
40
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Para estructuras de hormigon armado no pretensado es usual laresistencia de 210K g/cm2 y
para estructuras de hormigon pretensado se usan resistencias que estén entre 280Kg/m2 y
560 Kg/m2, siendo mas habituales las comprendidas entre 350 y 480 Kg/cm2 para
hormigones de peso normal y en estructuras especiales se llega a usar hormigones de hasta
600 a 700 Kg/m2.

3.2.6.2.2. Mddulo de elasticidad
Para estimar e modulo de elasticidad del hormigén la AASHTO LRFD proporciona la
siguiente expresion, con densidades comprendidas entre 1440 y 2500 kg/m?®:
Ec =0,043y_5vic'
Donde:
v. =Densidad del hormigon (kg/m®)
fc¢ =Resistenciadel hormigon (Mpa)
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3.2.6.3.3. Médulo derotura
El médulo de rotura del hormigdn de densidad normal segin AASHTO LRFD en unidades

de M pa se puede determinar como: fr = 0,63Vfc’

3.2.7. Andlisisy evaluacion estructural

3.2.7.1 Factor dedistribucion

La AASHTO ha usado métodos de factor de distribucién por muchos afios. En los casos
méas comunes, e factor de distribucion es g donde S es el espaciamiento de lasvigasy D es
una constante que depende del tipo de puente, el nimero de carriles cargados. g= S/D

Por ejemplo, para una losa de hormigon sobre vigas de acero D=5,5 fue usado para casos
donde dos 0 més vehicul os estan presentes. Obviamente, ésta es una formula simplificaday
facil de aplicar, pero como es aproximada, no siempre da buenas estimacion es de las cargas
en las vigas. Zokaie (1991) y Nowak (1993) han mostrado que estas formulas subestiman
los efectos de las cargas para vigas poco espaciadas y sobreestiman en vigas con grandes
espaciamientos. Para refinar éstas aproximaciones, investigacion es han conducido a
desarrollar formulas que se basan en mas pardmetros y den una mejor estimaciéon de la
verdadera respuesta en el sistema. Este trabgjo fue realizado en el proyecto NCHRP 12 -26
(Zokaie et a., 1991) y proveen las bases para los factores de distribucion presentados en
AASHTO LRFD [A4.6.2.2]

Los factores de distribucion pueden ser usados para puentes con regular geometria., €
método esta limitado para sistemas con [A4.6.2.2]:

-Seccion transversal constante

-Vigas son paralelas y tienen aproximadamente la mismarigidez
-Parte del vuelo de la calzada no excede 910mm
-Curvatura en planta es peguefia

En las tablas para los factores de distribucion de AASHTO LRFD se utiliza la siguiente
simbologia:
A = dreadelavigao larguero (mm?)

de = Distanciaentre el ama exterior de unaviga exterior y el borde interior de un cordén o

barrera para el tréfico (mm). Esta distancia es positivasi €l alma exterior estd hacia adentro
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de la carainterior de la baranda para el tréfico y negativa si esta hacia af uera del cordon o

barreraparad trafico [A4.6.2.2.2d y A4.6.2.2.3b]

e = factor de correccion

g = factor de distribucién

Kg = pardmetro de rigidez longitudinal (mm®)

L =longitud de tramo de laviga (mm)

Nb = nimero de vigas o largueros

S = separacion entre vigas o amas (mm)

ts = Profundidad de lalosa de hormigén (mm)

El parametro de rigidez longitudinal, Kg, se deberatomar como:
Kg=n(l+Axez?)

Donde:

Ez =Modulo de elasticidad del material delaviga

Ep =Mddulo de elasticidad del materia del tablero

I =Momento deinerciadelaviga

e, =Distancia entre |os centros de gravedad de laviga de base y € tablero

Los pardmetros A e | de la Ecuacion anterior se deben tomar como los correspondientes ala
viga no compuesta.

La regla de la palanca (ley de momentos) es un método de andisis. Este implica una
distribucién estética de cargas basada en la suposicion que cada panel de tablero esta
simplemente apoyado sobre las vigas, excepto en la viga interior que es continua con €l

voladizo.
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Cuadro N°22 Superestructuras habituales cubiertas por los Articulos 4.6.2.2.2y 4.6.2.2.3
de AASHTO LRFD 2004

ELEMENTOS DE APOYO

TIPO DE TABLERO

SECCION TRANSVERSAL TIPICA

prefabricado

Secciones doble Te o Te con

nervio de hormigon

Hormigon colado in situ

hormigon prefabricado ' LEJ e T T

(k)

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla4.6.2.2.1 -1]

Cuadro N°23 Distribucion de las sobrecargas por carril para momento en vigas interiores

Tipo de vigas

Seccidn transversal
aplicable de la
Tabla 4.6.2.2.1-1

Factor de Distribucién

Rango
de aplicabilidad

Tablero de hormigén,
emparillado con vanos
llenos o parcialmente
llenos, o emparillado
con vanos no llenos
compuesto con losa de
hormigén armado sobre
vigas de acero u
hormigén, vigas Te
hormigoén, secciones Te

y doble Te de hormigon

a,e k y también i,
si estan
suficientemente
conectadas para
actuar como una

unidad

Un carril de disefio cargado:

04 03( K 01
o,oe+(7S j (§j 3
4300 L Lt,

Dos o mas carriles cargados:

06 0,2 K 01
0,075+ S § ga
2900 L Lt

1100 < S< 4900
110<t, <300

6000 < L < 73000
Nb >4

30° <6 <60°

4%10° <K, <3*10%

Usar el valor obtenido de la ecuacion anterior con
Nb = 3 o la ley de momentos, cualquiera sea el que

resulte menor

Nb =3

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla4.6.2.2.2b -1]
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Cuadro N°24 Distribucion de sobrecargas por carril para momento en vigas exteriores

Tipo de

superestructura

Seccidn transversal
aplicable de la
Tabla 4.6.2.2.1-1

Un carril de disefio

cargado

Dos o0 mas carriles de

disefio cargados

Rango de
aplicabilidad

Tablero de hormigén,
emparillado con vanos
llenos o parcialmente
llenos, o emparillado
con vanos no llenos
compuesto con losa de
hormigén armado sobre
vigas de acero u
hormigén, vigas Te

hormigon, secciones Te

y doble Te de hormigén

a, e, ky también i, j

si estan suficientemente
conectadas para actuar
como una unidad

Ley de momentos

g=e* Ginterior

e=0,77+ d,
2800

-300<d, <1700

Utilizar el valor obtenido
de la ecuacién anterior con
Nb =3 olaley de
momentos, cualquiera sea

el que resulte menor

Nb=3

Fuente:t AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla4.6.2.2.2d -1]

Cuadro N°25 Distribucion de la sobrecarga por carril para corte en vigas interiores

Tipo de Seccién transversal | Un carril de disefio | Dos o mas carriles de| Rango de
superestructura aplicable de la cargado disefio cargados | aplicabilidad
Tabla 4.6.2.2.1-1

Tablero de hormigoén,
emparillado con vanos 1100 < S< 4900
llenos o parcialmente 0364 0245 _( S jz 6000 < L < 73000
llenos, o emparillado  |a, e, k y también i, j 7600 3600 110700 110<1t, <300
con vanos no llenos si estdn suficientemente Nb >4
compuesto con losa de |conectadas para actuar
hormigén armado sobre jcomo una unidad
vigas de acero u Ley de momentos Ley de momentos
hormigoén, vigas Te Nb=3

hormigén, secciones Te
y doble Te de hormigén

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla 4.6.2.2.3a-1]
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Cuadro N°26 Distribucion de la sobrecarga por carril para corte en vigas exteriores

Tipo de Seccion transversal | Un carril de disefio | Dos o mas carriles de Rango de
superestructura aplicable de la cargado disefio cargados aplicabilidad

Tabla 4.6.2.2.1-1

Tablero de hormigoén,

emparillado con vanos 9 =€* Giverior
d
llenos o parcialmente e=0,6+ 3080 -300 < d, <1700

llenos, o emparillado |[a, e, k y también i, j

con vanos no llenos si estan suficientemente | Ley de momentos

compuesto con losa de |conectadas para actuar
hormigén armado sobrgcomo una unidad Ley de momentos
vigas de acero u
hormigon, vigas Te Nb=3

hormigon, secciones Te

y doble Te de hormigon

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla4.6.2.2.3b -1]

3.2.7.2 Lineasde Influencia

En gran parte de las estructuras las posiciones de | as cargas exteriores son fijas sin emb argo
hay otros casos donde varian a lo largo de la estructura, por giemplo un puente recorrido
por un vehiculo, en estos casos las solicitaciones en la estructura no solo dependeran de la
magnitud de la carga sino también de su posicion.

Las lineas de influencia son graficos que permiten calcular solicitaciones ya sea de
momento flector, fuerzas cortantes 0 normales en secciones especificas para cargas
(puntuales y también distribuidas) ubicadas en posiciones diversas, 10 que permite
establecer maximos positivos y maximos negativos de dichas solicitaciones por efecto de

las cargas.

3.2.7.2.1. Linea deinfluencia para viga simplemente apoyada
Considerando una carga puntual P=1 a una distancia “a” del apoyo izquierdo mediante las
ecuaciones de equilibrio se pueden obtener las lineas de influencia para la reaccion A,

fuerza cortante y momento flector en una seccién ubicada a una distancia “x” cualquiera.
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3.2.7.2.2. Linea de influencia de vigas con rigidez infinita sobr e apoyos elasticos

Figura N° 14 Lineas de influencia viga simplemente apoyada
Viga simplemente apoyada

v B

Lineade Influenciade la Reaccion en A.

Linea de Influencia del cortante en una secciéon “x”

1-xL

-X/L

Linea de Influencia del Momento flector en una seccion “x

X (1xIL)

Su aplicacion va directamente a los diafragmas de puente por ser vigas atas en relacion a

su luz lo que permite tratarlas con gran rigidez y como estan apoyados en las vigas

principales que son muy largas y elésticas el apoyo de los diafragmas resulta el astico.

La expresion general paralalineade influencia de las reacciones elasticas en € apoyo i es.

Donde:

P
Ri=g 1146015

R; = Reaccion en € apoyo en cuestion

P = Cargapuntua unitaria

n = NUmero de apoyos

[ = NUmero del apoyo controlado de derecha aizquierda
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[ = BrazodelacargaP a centro del diafragma.

s = Separacion entre gjes de las vigas principal es.

FiguraN° 15 Vigarigida sobre apoyos el asticos con las condiciones de simetria

e

e

i

|
l 3 2
Y T L .
\ \ \ \ \

1
s 7

En base a la ecuacion anterior, es posible determinar las lineas de influencia tanto para
momento flector como para cortante en cualquier seccion del diafragma ya que son

conocidas | as reacciones.

3.2.8. Andlisisy disefio dela L osa
3.2.8.1. Método Aproximado de las Fajas Equivalentes
El ancho de fgja equivalente sobre la cual las cargas de ruedas pueden ser consideradas

distribuidas en losas de hormigdn coladas in situ se muestran en la siguiente tabla:

Cuadro N°27 Anchos de fgja equivaente

Tipo de Tablero| Direccion de la Faja Primaria |[Ancho de la Faja
en relacion con el trafico Primaria
Hormigon
*Colado In Situ |Paralela o perpendicular +M:660+0,55*S
-M:1220+0,25*S
Vuelo 1140+0,833*x

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de[Tabla4.6.2.1.3 -1]
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Donde:

S = Separacion de los elementos de apoyo en mm
x = distanciaentrelacargay € punto de apoyo en mm

Las fgjas se deben tratar como vigas continuas o como vigas simplemente apoyadas, segin
corresponda. Lalongitud de tramo se debe tomar como |a distancia entre centro a centro de
los componentes de apoyo. Las fgjas se deberian analizar aplicando la teoria de vigas

clésica

3.2.8.2. Secciones de disefio

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

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

3.2.8.3. Minima alturay recubrimiento

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

El minimo recubrimiento de hormigén en lalosa debe cumplir [5.12. 3]:

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

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

3.2.8.4. Armadurade Distribucion

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

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

-Si laarmadura principal es paralelaal tréfico: 1\7/—%0 < 50%

-Si laarmadura principa es perpendicul ar a tréfico: % <67%

Donde S: longitud de tramo efectiva en [mm)]
Lalongitud efectiva se determina como [9.7.2.3]:

Para losas construidas en forma monolitica con vigas. distancia entre caray cara
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Para |osas apoyadas sobre vigas metédlicas o de hormigon: distancia entre las puntas de las
alas, més el vuelo de las das, considerado como la distancia desde la punta del ala extrema
hasta la cara del ama, despreciando chaflanes.

3.2.9. Vigas de hormigon armado

3.2.9.1 Resistencia a flexion en estado limite deresistencia

Para las secciones rectangulares solicitadas a flexién respecto de un ge la resistencia de
disefio a la flexion ¢Mn se puede determinar utilizando las ecuaciones siguientes
[5.7.3.2.3]:

Donde:

As = &rea de laarmadura de traccion de acero no pretensado

fy = tension de fluencia de la armadura de traccién

b = ancho del alma comprimida

c = distanciaentre el gje neutro y la cara comprimida

B1 = factor para el diagrama rectangular equivalente de tensiones

El factor B1 se debe tomar como 0,85 para hormigones cuyas resistencias no superan los 28
MPa. Para resistencias mayores que 28 MPa, a 1 se le deber& aplicar una reduccion de
0,05 por cada 7 MPa de resistencia en exceso de 28 MPa, excepto que 1 no podr a ser
menor que 0,65.

De |las anteriores de ecuaciones se obtiene:

2 * (pMn
¢ % 0,85 xfc' x b

a=ds— |ds2—

La condicion de resistenciaes.
Mu < (pMn
Para el calculo de laarmadura requerida se emplean las siguientes ecuaciones.

0,85 xfc' xb*xa
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Donde:

2 *Mu

—de — 2 _
a=ds ’ds ¢ *0,85 *fc' x b

3.2.9.1.1. Armadura maxima

La méxima cantidad de armadura deberd ser tal que:

— <042

ds —

Donde:

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

no pretensada

3.2.9.1.2. Armadura minima

En cualquier seccién de un elemento flexionado la cantidad de armadura de traccion no
pretensada debera ser adecuada para desarrollar una resistencia a la flexion de disefio
Mr = (oMn, como minimo igual a menor valor entre:

* 1,2 veces el momento de fisuracié n, Mcr, determinado en base ala distribucion elastica de
tensionesy e modulo de rotura, fr

» 1,33 veces el momento mayorado requerido por las combinaciones de cargas para los
estados limites de resistencia

Mcr se obtiene de la siguiente ecuacion:

Mcr= S*fr

Donde para seccion rectangular setiene:

s b x h2
6
Donde:

S= mddulo secciona para la fibra extrema de la seccién en la cua las cargas aplicadas
externamente provocan tension de traccion

Expresando e momento minimo en términos de armadura se tiene:

0,85 xfc' *b*a
ASmin = fy
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Donde:

2 * (*)Mnmin

= de — 2 _
a=ds ’ds ¢ *0,85 xfc' x b

3.2.9.2. Disefio por cortante
Laresistencianominal a corte, V'n se determina como e menor vaor entre:
m=Vc+Vs
Vn=0.25=fc * bw*dv
Siendo:

_Avx fyxdv = (cot +cota)sina
S

Vs

Donde:

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

dv = Altura de corte efectiva

s = Separacion de los estribos

6 =Angulo de inclinacion de |as tensiones de compresion diagonal

@ = Angulo de inclinacion de la armadura transver sal respecto del e longitudinal (°)
Av = Areadelaarmadura de corte

Vs = Resistencia a cortante proporcionada por la armadura transversal

El angulo de inclinacion de las tensiones de compresion diagonal es aproximadamente
6 = 45° por o tanto, para estribos perpendiculares al gje longitudina (o =90 )’ setiene:
_Avsfyxdv

S

Vs

El éreaderefuerzo d corte requerido por calculo seré&:

(@—Vc)*s
Av=_¢ ‘ —
fy*dv
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3.2.9.2.1. Resistencia del hormigdn a cortante
La resistencia proporcionada por € hormigon en N en elementos de hormigdn armado con
f ¢ en Mpa, se puede obtener con la siguiente expresion:
Vc=0,083 * B/fc * bv xdv
Donde
[ = 2, Factor que indica la capacidad del hormigon fisurado diagonalmente d e transmitir

traccion

3.2.9.2.2. Secciones querequieren armadura transver sal
Excepto en losas, zapatas y a cantarillas, se debe proveer armaduratransversal si [5.8.2.4]:
Vu>05qVc

3.2.9.2.3. Maximo espaciamiento

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

Si: v, <0,125 f¢'

smax =0,8 *dv <600mm

Si: v, >0,125 fc

smax =04 xdv <300mm

Donde:

Vu
®byd,

v,, = Tensidn de corte, calculadacomo v, =
3.29.2.4. Minima armaduratransversal
S se requiere armadura transversal, e érea de acero Av en mm? debera satisfacer la
siguiente condicion, fc'y fy en Mpa. [5.8.2.5]:

Av =>0,083,/fc

bv *s

-y
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3.2.10. Disefio devigas pretensadas

3.2.10.1. Disefio por flexion basado en esfuerzos per misibles

El estado limite de servicio aln es aplicado en € disefio de miembros de hormigén con
tendones de acero que pre comprimen la seccidon de tal manera que los esfuerzos en el
hormigén "' f* pueden ser determinados de |as propiedades de la seccién elésticano fi surada

y la ecuacion familiar:

Ag~— g Ig

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

=y Preyghle ey
Donde |os signos més y menos para los esfuerzos en las fibras superior e inferior deben ser
consistentes con la convencion de signos elegida, aqui la traccion es positiva y la
compresion es negativa. Estas distribuciones lineal es de esfuerzos elasticos en el hormigon

son mostradas en la siguiente figura.

Figura N° 16 Esfuerzos de flexion en el hormigon

-P/Ag  +Pecy/Ig -Mec:/1g -Mcci/Ic -P/Ag+Peci/Ig-Meci/1g -Mcci/Ic
C1
N Y ~ —/centroide
del hormigon
+ + + =
CZ E
-P/Ag  -Pecy/Ig +Meco/1g +Mcc:/lIc -P/Ag-Pec./Ig+Mqc./1g +Mcc./Ic

60



3.2.10.1.1. Esfuerzos permisibles en el hormigon

Los limites de esfuerzos en e hormigon son dados en las tablas siguientes para dos etapas
de carga (1) etapa de transferencia de pretensado - inmediatamente después de la
transferencia de los tendones de pretensado al hormigon pero antes de las pérdidas
dependientes del tiempo debidas a la fluencia y retraccion del hormigon, y (2) etapa de
cargade servicio - después de la contribucién de todas las pérdidas de pretensado.

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

cargas muertas y cargas vivas.

Cuadro N°28 Limites paralatension temporaria en €l hormigon antes de las pérdidas

Esfuerzo de Compresion
Componentes Pretensados 0,60fc"
Componentes Postensados 0,60fd"

Esfuerzos de Traccion
Zona de traccién precomprimida sin armadura adherente N/A

En areas fuera de la zona de traccion precomprimida y sin armadura auxiliar adherente o5 [f5' <138MPa

En areas con armadura adherente (barras de armadura o acero de pretensado) 0,63 fa
:
suficiente para resistir la fuerza de traccion en el hormigén calculada suponiendo

una seccién no fisurada, cuando la armadura se dimensiona utilizando una tensiéon

de 0,5fy, no mayor que 210 Mpa

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [5.9.4.1.1] y fragmento de [Tablab.9.4.1.2-1]
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Cuadro N°29 Limites paralatensiéon en el hormigdn después de las pérdidas

Esfuerzos de compresion

Tension provocada por la sumatoria de la tension efectiva 0.45fc

de pretensado y las cargas permanentes

Tension provocada por la sobrecarga y la semisuma de la 0,40fc
tension efectiva de pretensado més las cargas permanentes

Esfuerzos de traccién
Traccién en la zona de traccién precomprimida, suponiendo secciones no fisuradas

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente 0,50,/ fc
sujetos a condiciones de corrosion leves o moderadas

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente 0.25,/fc

sujetos a condiciones de corrosion severas

Fuente: AASHTO LRFD 2004 fragmentosde[Tablas5.9.4.2.1-1y 5.9.4.2.2-1]

3.2.10.1.2. Inecuaciones de condicion
Etapa Inicial (transferencia)
En ésta etapa, actlan lafuerza de pretensado inicia y el peso propio (dg)
Inecuacion |

Pi [ %

_ @*Eéi;ﬂ _’;ff; < fti

Inecuacion |1

Pi Pixeg Mdg

- > fci
Ag S2g +529_fCl

Etapa Final (servicio)

En ésta etapa ademéas de las cargas que actUan en la etapa inicial, actla las cargas de
servicio y lafuerzade pretensado efectiva (Pe = R * Pi).

Inecuacion 111

R*Pi RxPixeg Mdg+Mdl Md2+ML
+ - - > fcs
Ag Slg Slg Slc
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Inecuacion 1
R*Pi RxPixeg Mdg+ Mdl MdZ-I—ML<

Ag 539 YV Tsg T T s ST

3.2.10.1.3. Excentricidad limite

Las inecuaciones de condicion que se desarrollaron se utilizan para determinar la fuerza de
pretensado inicia en la seccion de méximo momento. En otros puntos de la viga, en donde
los momentos son mas pequerios, la excentricidad del acero debe reducirse con € objeto de
evitar sobrepasar |0s esfuerzos limites en el hormigdén cuando la viga se encuentra en estado
descargado (etapa inicial). Contrariamente, existe una excentricidad minima, o limite
superior para € centroide del acero tal que los esfuerzos limites en e hormigén no se

sobrepasen cuando la viga se encuentra en su estado totalmente cargado (etapa de servicio).

Inecuacion |
. Pi  Mdg\Slg
< IR IR P
eg_(fn-l_Ag-l_Slg) Pi
Inecuacion |1
. Pi  Mdg\S2g
< — _— | —=
€9 = (fa+Ag SZg) Pi
Inecuacion 1
. >(fcs-|—R *Pi_l_Mdg-l—Mdl_l_MdZ-l-ML) Slg
g = Ag Sig Sic  JR+Pi
Inecuacion IV

R+Pi Mdg+Mdl Md2+ ML) S2g

> _ — _
eg =~ (fts + Ag S3g s2c JR=Pi

3.2.10.2. Verificacién por flexion en estado limite deresistencia
Para secciones (5.7.3.2.3) rectangulares solicitadas a flexion con tendones adherentesy si la
aturadel alacomprimidano es menor que c laresistencia de disefio a flexion es:
a a
$pM,, = ¢ |Apsfps (dp - E) +Asfy(ds _Eﬂ
Donde:

Cl=,81C
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Apsfpu +Asfy

c= f
0,85fc.’)81b + kAps%
p

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

factorada alaflexion es:
h
My = 3| Apstis (dp —5) + Afy (ds = 5) +085£/(b — by ( ~- ?f\]

Donde:

a=pc

c :Apsfpu +Asfy —0,85,81]‘;’([) - bw)hf

0,85f.B,b,, + kApS]:’i’—;

Latension media (5.7.3.1.1) en €l acero de pretensado a laresistencia alaflexion f,s tanto

para secciones Te como para secciones rectangulares se puede obtener con la siguiente

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

fps =fpu( ]-_kdi)

p

Siendo:

py)
k = _y
2( 1,04 pru

Donde:

A, = areadel acero de pretensado

fou= resistencia alatraccion especificada del acero de pretensado
fpy = tension de fluenciadel acero de pretensado

As= &reade laarmadura de traccion de acero no pretensado

f, = tension de fluencia de la armadura de traccion

b = ancho del alacomprimida

b,, = ancho del dma
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hs= aturadel alacomprimidade un elemento de seccion Te

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

fps = tension mediaen el acero de pretensad o alaresistencianominal alaflexion

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

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

a = dturadel diagrama de tensiones equivaente

3.2.10.2.1 Armadura maxima

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

~ <042
de =
Siendo:
_ ApsThsdpAstyds
C Apsfps HAS,
Donde:

d . = atura efectiva correspondiente entre la fibra extrema comprimida y € baricentro de la

fuerza de traccién en la armadura traccionada

. . . ., C ., .
Si no se satisface la condicion = < 0,42 laseccion se considera sobrearmada.
e

3.2.10.2.2. Armadura minima
En cualquier seccion de un eemento flexionado (5.7.3.3.2) la cantidad de armadura de
traccion pretensada y no pretensada debera ser adecuada para desarrollar una resistencia a

la flexion factorada ¢M,, como minimo igual al menor valor entre:
*1,2 veces el momento de fisuracion, Mcr, determinado en base ala di stribucién elastica de

tensionesy e modulo de rotura, fr, del hormigon, donde Mcr se puede tomar de la siguiente

maneral
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5
Mer = Se(E + fope) — Mdnc(gi) < S,

nc
fepe= tension de compresion en e hormigon debida exclusivamente a las fuerzas de
pretensado efectivas (una vez que han ocurrido todas las pérdidas) en la fibra extrema de la
seccion en la cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de traccion
M ,,,.= momento total no mayorado debido a la carga permanente que actla sobre la
seccion monolitica 0 no compuesta
S.= modulo seccional para la fibra extrema de la seccion compuesta en la cua las cargas
aplicadas externamente provocan tension de traccion
Snc = mbdulo seccional paralafibra extrema de la seccién monolitica o no compuestaen la
cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de traccién
Si las vigas se disefian de manera que la seccion monolitica 0 no compuesta resista todas las

cargas, en laexpresion anterior paracacular Mcr se debera sustituir S,,, por S,

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

estados limites de resistencia

3.2.10.3. Disefio por cortante
Laresistencianominal al corte,Vn se determina como e menor valor entre:
Vn =Vc +Vs +Vp
Vn = 0,25 xfc' *bw *dv + Vp
Siendo:

_Av xfy =dv = (cot@ + coto)sina
s

Vs

Donde:
V'p = Componente de la fuerza de pretensado efectiva.
El angulo de inclinacién de las tensiones de compresion diagonal se puede asumir igua a
45°, esto lleva a un disefio conservador dentro de la seguridad ya que en la practica se
espera que en el hormigon pretensado ésta angulo sea mas pequerio.
Por tanto para 6 =45° y a =90° (estribos perpendiculares al eje longitudinal) se tien e
_ Avfy xdv
S

Vs

66



El &reade refuerzo al corte requerido por célculo sera:

(V—U—Vc—Vp) %S

fy « dv

La separacion méaxima se calcula de manera similar que para hormigon armado con la

Av =

. . . . Vu-0Ov
diferencia que latension de corte se calculacomo: v, = obod P
vHv

3.2.10.3.1 Resistencia del hormigdn a cortante

Las fuerzas de cortante son absorbidas por € hormigén hasta una resistencia limite, €l
excedente de |la fuerza de cortante es absorbido por €l acero de refuerzo transversal.

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

las siguientes ecuaciones:

Vi xMcr

< c
A = 1/7\/fc bw *dp

Vei = 0,05+/fc'bw * dp + Vd +

Vew = 0,3(\/E +fpc ) ow *dp + Vp

En & cua Vc debe ser el menor de Vciy Vew

Donde:

Vi ==uerza de cortante mayorada debido a carga muerta sobrepuesta y cargaviva
Mmax =Momento flector mayorado debido a carga muerta sobrepuestay cargaviva
fpc ==sfuerzo de compresion en € hormigén en el centroide de la seccion.

Vp =Componente vertical de lafuerza de pretensado

Mcr=%*(0,5\/fc_'-|—fpe—fd)

Un método simplificado para calcular Vc consiste en usar la siguiente ecuacion:

Vu xdp

I )JW *dp

Ve = (0,05\/fc’ 45

Vuxd
Donde %) no se debe tomar mayor que 1.
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3.2.10.4. Pérdidas de pretensado

En elementos postesados se tiene:

Afyr = Ofyp + Af 4 + Af g + Afpsp + Afycg + Af g,
Donde:

Af,r= pérdidatotal

Afpr= pérdida por friccion

Af, 4= pérdida por acuiiamiento de los anclajes

Af,gs= pérdida por acortamiento elastico

Af,sr= pérdida por contraccion

Af,cr= pérdida por fluencialentadel hormigon

Af,ro= pérdida por relgjacion del acero después de latransferencia

3.2.10.4.1. Pérdidas I nstantaneas
3.2.10.4.1.1 Acuiiamiento delos Anclajes
En construcciones postesadas no todo € esfuerzo desarrollado por la fuerza del gato es
transferido a miembro porque los tendones se deslizan un poco debido a asentamiento de
las cufias en e anclge. El asentamiento promedio que se asume sobre la longitud del
tenddn L es Ax, € cual resulta en una pérdida por acufiamiento de:

Afop = ATAEIO
Donde E, es e modulo de elasticidad del tendon de pretensado, El rango de A4varia de
3mm a 10mm, con un valor frecuentemente asumido de 6mm. Para tendones largos la
pérdida por acuifiamiento es relativamente pequefia, pero para tendones cortos puede |legar

aser significativa

3.2.10.4.1.2 Friccion
En construcciones postesadas las pérdidas por friccion en entre los tendones de pretensados

internos y la pared de la vaina seguin se estima con la siguiente ecuacion:

Afye = Afy; (1 — e~ (o))

68



Donde:

Afp;=tension en €l acero de pretensado en e momento del tesado

x= longitud del tenddn de pretensado desde € extremo del gato de tesado hasta cualquier
punto considerado

K=coeficiente de friccion por desviacion de la vaina de pretensado, por longitud de tendon
u=coeficiente defriccién

a=sumatoria de los valores absolutos de la variacion angular del trazado del acero de
pretensado entre € extremo del gato de tesado, y €l punto investigado.

e= base de |os |ogaritmos neperianos

Los valores de K y y, segin AASHTO LRFD 5.9.5.2.2b se pueden obtener dentro de los
rangos de K y u especificados en la siguiente tabla:

Cuadro N° 30 Coeficientes de friccidn para tendones de postesado

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

Alambres o [Vaina rigida y semirrigida de metal galvanizado | gg.107 [ 0,15-0,25

cables Polietileno 6,6x10 7 0,23
Desviadores de tuberia de acero 6,6x107 0,25
rigida para tendones externos

Barras de alta [Vaina de metal galvanidazo 6,6x10~ 0,3

resistencia

Fuente:t AASHTO LRFD 2004 [Tablas5.9.5.2.2b-1]

3.2.10.4.1.3 Acortamiento Elastico

En e caso de un miembro postesado, no se produce pérdida por acortamiento elastico si
todos los tendones son tesados simultéaneamente. No ocurre pérdida porque el acortamiento
eléstico del hormigon ya se produce en la operacién del tesado. Si los tendones son tesados
secuencialmente esto es uno a la vez, € primer tendon anclado experimenta la mayor
pérdida debido al acortamiento del hormigon. Cada tenddn siguiente experimenta una
fraccion de pérdida de pretensado, con e Ultimo tenddn anclado sin pérdida.

La pérdida de pretensado debido a acortamiento elastico para miembros postesados con
tendones tesados secuencia mente esté dado por:
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_N—lEp
Aprs_ N E_CI cgp

Donde:
N = ndimero de tendones de pretensado idénticos
fegp = sSumatoria de |as tensiones del hormigon en el centro de gravedad de |os tendones de
pretensado debidas a la fuerza de pretensado después del tesado y a peso propio del
elemento en las secciones de maximo momento
Los valores de f.,, se pueden calcular usando una tension del acero reducida por debajo
del valor inicial en un margen que depende de los efectos del acortamiento eastico, la
relgjacion y lafriccion.
Para |as estructuras postesadas con tendones adherentes, f.,,, se puede tomar en la seccion
central del tramo o, en e caso de construcciones continuas, en la seccion de maximo
momento.

foap = |_P_i_ (Pi x e)e N Mdg *el
Ag g lg

3.2.10.4.2. Pérdidas Diferidas

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

* Longitudes de tramo de no méas de 75 000 mm,
» Hormigon de densidad normal, y

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

3.2.10.4.2.1. Contraccion
Para elementos postesados, |a pérdida por contracciéon se puede estimar con la siguiente
expresion:

Afosr = (93 —0,85 = H)
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Donde:
H = humedad relativa ambiente anual media (porcentaj€)

Af,sg= pérdidapor contraccion, en Mpa

3.2.10.4.2.2. Fluencia Lenta
La pérdida de pretensado debida ala fluencia lenta se puede tomar como:

Afyeg = 12y, — TAfq, =0
Donde:
fegp=tension del hormigdn en el centro de gravedad del acero de pretensado en e momento
de latransferencia
Afcqp=variacion de la tensién en € hormigon en el centro de gravedad del acero de
pretensado debida a las cargas permanentes, a excepciéon de la carga que actia en €
momento que se aplicala fuerza de pretensado. Se debe calcula en la misma seccion parala

cud secacula f.g,

_ P (Pixeg)e  Mdg e
fcgp_l_A_g Ig + Ig |

Md1 *eg N Md2 *e;

Afcdp = g i

3.2.10.4.2.3. Relgjacion
La pérdida por relgjacion después de la transferencia se obtiene con las siguientes
expresiones.
* Para postesado con cables de aliviados de tensiones:
Afry = 138Mpa — 0,3Af,r — 0,44z —0,2(Mys + Afycr)

* Para postesado con cables de baja relajacion de tensiones:
Afyro = 0,3{138Mpa — 0,3Af ¢ — 0,4Af s — 0,2(Af,sr +Afycr)
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Donde:

Af,z=pérdida por friccion en el punto considerado, en Mpa
Afes= pérdida por acortamiento elastico, en Mpa

Af,sr= pérdida por contraccion, en Mpa

Af,cr= pérdida por fluencialenta del hormigén, en Mpa

3.2.11. Estribos

3.2.11.1D¢finicion

Los estribos son estructuras que soportan un tramo del puente y proporcionan un apoyo
lateral para € materia de relleno sobre € cua descansa e camino inmediatamente

adyacente a puente, en la préctica se pueden utilizar diferentes tipos de estribos.

Figura N° 17 Componentes de un estribo

Aparato cl§-|‘ I
b
apoyo .| Pantalla superior

"
Asiento clel/_-,N-:'

puente
Cuerpo, Pantalla, "~ \Qespaldo

Alma, Vastago—F=——

Barbacanas

Punta | ', Talon
| . |
F * - d o ia " h*‘

- Y,

Base de |la zapata

FIGURA 7.1 Componentes de un estribo.

3.211.2 Tiposdeestribos
La variedad de tipos de estribos es muy amplia por lo cua selos puede dividir de diferentes

maneras.
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3.211.2 .1. Estribo tipo gravedad
Se construyen con hormigon ciclépeo, simple o0 mamposteria. Dependen de su peso propio

y de cualquier suelo que descanse sobre la mamposteria para su estabilidad, apenas se
coloca cuantia nominal de acero cerca de las caras expuestas para evitar fisuracion

superficial provocada por los cambios de temperatura.

Figura N°18 Estribos tipo gravedad

| . [
Lo

A\

Cov\
Cuerpo, Pantalla, |' A Cuerpo, Pantallau_ :
Alma, Vastago " “\\ Alma, Vastago =, \\
; » " ’ . I\« \
[ » . ™ * \

Muro de gravedad de

Muro de gravedad
hormigon armado

de hormigon simple

3.2.11.2 .2. Estribo tipo semigravedad en voladizo
Este estribo también conocido como estribo tipo pantalla consiste en una alma, cuerpo o

véstago de hormigon y una losa base de hormigon, siendo ambos € ementos relativamente
esbeltos y totalmente armados para resistir 1os momentos y cortantes a los cuales estan
sujetos. Como se puede observar en la figura, estos estribos pueden tener alas o aleros para
retener € terraplén de la carretera. En la siguiente figura, podemos observar un estribo con
las alas perpendiculares al asiento del puente, este es conocido como estribo U.

Figura N° 19 Estribos tipo semigravedad en voladizo

_Alero

Aleros

Cuerpo, P‘ant;—llla,I
Alma, Vastago I

M:- Talon
L

Cuerpo, Pantalla,
Alma, Vastago
Cuerpo, Pantalla,

Alma, Vastago

Muro de semigravedad de
hormigon armado tipo pantalla 3
Estribo con aleros Estribo U
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3.2.11.2 .3. Estribo con contrafuertes

Este estribo consiste en una delgada losa de hormigon (generalmente vertical) que sirve
como paramento, soportada del lado interno mediante losas o contrafuertes verticales que
forman angulos rectos respecto del paramento. Tanto € paramento como los contr afuertes

estan conectados a una losa de base, y el espacio por encima de lalosa de base y entre los
contrafuertes se rellena con suelo. Todas las |osas estan total mente armadas.

Figura N° 20 Estribos con contrafuertes

Contrafuertes

Cuerpo, Pantalla, |
Alma, Vastago

3.2.11.2 .4. Estribo de caballete sobre pilotes con aleros

En este estribo los asientos del puente se apoyan sobre una viga la cual es soportada por
unafilade pilotes.

Figura N° 21 Estribos de caballete sobre pilotes

Alerq‘(\

.
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T

| ?\\
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Pilotes/—’-j I.':a'f W/
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3.2.11.3. Cargas que acttan en los estribos
Las cargas que actlan en un estribo son |os siguientes:
-Carga debido a la reaccién de la superestructura, correspondiente a carga permanente y

cargaviva.
-Peso propio del estribo y del relleno que actlia sobre la base del estribo y contribuye a su

estabilidad.

-Empuje detierras, teniendo en cuenta el efecto debido ala sobrecarga por cargaviva
-Fuerza debido a viento, gjercida sobre la superestructura y sobre la carga viva que se
transmite através del apoyo.

-Fuerza debido a empuje dinamico de las aguas y |afuerza de flotacion

-Fuerza debido a frenado de los vehiculos.
-Fuerza centrifuga, para el caso de puentes en curva.

3.2.11.4. Requisitos de disefio
Los estribos en el estado limite de Resistencia (11.6.3) se deben dimensionar de manera de

asegurar su estabilidad contralas fallas por capacidad de carga, vuelco y deslizamiento.
Lafallapor deslizamiento ocurre cuando la presion lateral de tierra gjercida sobre el estribo

excede la capacidad de friccion de la fundacion. Si la presion de apoy o es mayor que la

presion del suelo, entonces ocurre unafalla por capacidad de apoyo en labase

Figura N° 22 Tipos de falla en estribos
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3.2.11.4.1 Capacidad de Carga

Si la presion de apoyo es mayor que la presion admisible del suelo, entonces ocurre una
falla por capacidad de carga, para evitar ésta fala se debe verificar que fmax < fadm del
terreno.

a) Si e estribo es soportado por una fundacion en suelo

>V
B—2=x*e
b) Si el estribo es soportado por una fundacion en roca:

fmax =

-Cuando laresultante cae dentro del tercio central de la base:

2V e

>V e
B (1_6*5)

-Cuando laresultante cae fuera del tercio centra delabase:
2xyV
B

fmin=20

fmin =

fmax =

Donde:
> V =Sumatoria de fuerzas verticales

B =Ancho de la zapata

3.2.11.4.2Vuelco
a) En las fundaciones en suelo la ubicacion de la resultante de las fuerzas de reaccion

debera estar dentro del medio central del ancho de labase, es decir:

e < e max
Donde:
B
emax =—
4

b) En las fundaciones en roca la ubicacion de laresultante de las fuerzas de reaccion debera

estar dentro de los tres cuartos centrales del ancho de la base, es decir:
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e < emax

Donde:
e max = EB
8
3.2.11.4.3 Resbalamiento L ateral
L a resistencia mayorada se toma como
Qg =@Q, = &:Q,

Donde:
®, ==actor de resistencia paralaresistenciaal corte entre el suelo y lafundacion (0,80 para
hormigdn colocado en obra sobre suelo)
Q, =Resistencianominal a corte entre & suelo y lafundacion
Q =cx*xV
Paralo cud:
¢ = tan d = tan @ Para hormigdn colocado contra suelo
¢ =tand = 0,80 xtan Q; Para zapatas de hormigén prefabricado
Donde:
¢ = Coeficiente de friccion entre el hormigon y € terreno
Para hormigdn sobre grava, mezclas de grava y arena “c” se puede tomar entre 0,55 y 0,60
y sobre arenafinaamedia, arenalimosaagruesa, gravalimosay arcillosade 0,45 a 0,55
(3.11.5.3-1)
O¢= Angulo de friccion interna del suelo (°)

V= Fuerzavertical total.

3.2.12. Pilas

3.2.12.1 Definicién

Las pilas son los elementos de apoyo intermedios los cuales conducen los esfuerzos de la
superestructura hacia las fundaciones estan disefiados para resistir presiones hidraulicas,
cargas de viento, cargas de impacto, etc.

Dos de los requerimientos funcion ales de estos elementos de apoyo son:
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-Transmitir las cargas debidas a peso propio, tréfico, cargas especiales, etc. A las
fundaciones.
-Transmitir a las fundaciones las componentes horizontales de las reacciones de apoyo,

debidas a viento, frenado de los vehicul os, rozamiento, etc.

3.2.12.2. Partesde una pila

Las pilas pueden ser de mamposteria, de hormigén armado o de hormigdn pretensado, y las
constituyen los siguientes el ementos:

- Labase, que se apoya directamente en lafundacién

- El cuerpo o fuste y

- Lacorona o remate superior, que recibe |os aparatos de apoyo de la superestructura.

3.2.12.3. Tipos de pilas

3.2.12.3.1. Pilas Tipo Muro Macizo

Las pilas tipo muro macizo se disefian como s se tratara de columnas para las fuerzas y

momentos que actlan respecto del ge débil y como s se tratara de pilares (columnas
cortas) para las fuerzas y solicitaciones que actlan respecto del ge resistente. E stas pilas
pueden tener su extremo superior articulado, empotrado o libre, pero habitualmente estan

empotradas en la base. Sin embargo, muchas veces las pilas cortas y robustas se articulan

en la base para diminar los elevados momentos que se desarrollari an por causa del
empotramiento. Anteriormente los disefios mas macizos eran considerados pilas de

gravedad.

FiguraN°23 PilaTipo Muro
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3.2.12.3.2. Pilas Tipo Pértico o Caballete

Las pilas tipo caballete consisten en dos 0 mas columnas de secciones transversales
macizas separadas transversamente. Estas pilas se disefian considerando accion de portico

para las fuerzas que actlan respecto del e resistente. En general estas pilas estan

empotradas en la base y no son integrales con la superestructura. Las columnas pueden
estar soportadas por una zapata ensanchada o una zapata sobre pilotes; también pueden ser

prolongaciones de |os pilotes por encimadel nivel del terreno.

FiguraN°24 PilaTipo Portico

3.2.12.3.3. Pilas de Una Sola Columna

Las pilas de una sola columna, también conocidas como pilas " T" o pilas "tipo martillo,"

generalmente son soportadas en su base por una zapata ensanchada, una zapata sobre

pilotes perforados o una zapata sobre pilotes hincados, y puede ser integral con la
superestructura o bien proveerle a la estructura un apoyo independiente. Su seccion

transversal puede tener diferentes formas y la columna puede ser prismatica 0 acampanada

ya sea para formar €l cabezal o para megorar la unién con la seccion transversal d e la
superestructura.

Este tipo de pila permite evitar las complejidades de los apoyos oblicuos si se construyen

de forma que sean integrales con la superestructura, y su apariencia reduce la masividad

gue muchas veces presentan otros tipos de estructuras.
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FiguraN°25 Pila de una sola columna

3.2.12.4. Fuer zas que actlan sobre una pila

L as cargas que actian en un estribo son los siguientes:

-Carga debido a la reaccién de la superestructura, correspondiente a carga permanente y
cargaviva

-Peso propio delapila

-Fuerza debido a viento, gercida sobre la superestructura y sobre la carga viva que se
transmite através del apoyo.

-Fuerza debido a empuje dinamico de las aguas y la fuerza de flotacion

-Fuerza debido d frenado de los vehicul os.

-Fuerza centrifuga, para el caso de puentes en curva.

3.2.12.5. Elementos comprimidos de hor migén ar mado -columnas
3.2.12.5.1. Evaluacion Aproximada de | os efectos de esbeltez
Para elementos desplazables (no arriostrados), los efectos de la esbeltez se pueden

despreciar si larelacidn de esbeltez K%]” €s menor a 22.

. _ K]
Para e disefio de los elementos comprimidos no pretensados en los cuaes # €s menor

que 100 se puede utilizar e siguiente procedimiento aproximado:

- El disefio se basa en una carga axial mayorada, Pu, determinada mediante andlisis elastico

y un momento mayorado amplificado, Mc, (método de amplificacion de momentos)
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- Lalongitud sin apoyo lateral, u, de un elemento comprimido se toma como la distancia
libre entre elementos capaces de proveer apoyo lateral alos elementos comprimidos.

- El radio de giro, r, se calcula parala seccion bruta de hormigon.

- Para los elementos indesplazables (arriostrados), a men os que mediante un andlisis se
demuestre que es posible utilizar un valor menor, €l factor de longitud efectiva, K, setoma
igual a1,0.

- Para los elementos desplazables (no arriostrados), K se determina considerando
debidamente los efectos de la fisuraci 6n y las armaduras sobre la rigidez relativa, y nunca
se debera tomar menor que 1,0.

El valor de El a utilizar para determinar Pe como se debera tomar como € valor mayor

entre:
Ec xlg
25
El = ’
1+d
Ec*19 | s 41
El =—2
1+pd
Donde:

Ec = Mddulo de elasticidad del hormigdn

Ilg =Momento de inerciade la seccion bruta de hormigon respecto del ge baricéntrico

Es = mddulo de elasticidad del acero longitudinal

Is = Momento deinercia del acero longitudinal respecto del gje baricéntrico

Bd = Relacion entre los maximos momentos debidos a la carga permanente mayoradas y el

maximo momento debido ala cargatotal mayorado; siempre positivo

3.2.12.5.2. Método de Amplificacion de momentos.
Los momentos se pueden incrementar para gque reflejen los efectos de las deformaciones de
la siguiente manera:
Mc = &y * My, +0g * My

Donde:
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C

& =—py
1= gpe

1
R YT
QY Pe

Pu = carga axial mayorada
Pe = carga de pandeo de Euler
¢ = factor de resistencia paracompresion axial.
M2b= momento en el elemento comprimido debido a las cargas gravitatorias mayoradas
que no provoca desplazamiento lateral apreciable calculado mediante un andlisis de portico
elstico convencional de primer orden, siempre positivo
M2s=momento en un elemento comprimido debido a cargas laterales o gravitatorias
mayoradas que provocan un desplazamiento lateral, A, mayor que €u/1500, calculado
mediante un andlisis de portico elastico convencional de primer orden, siempre positivo
Para elementos no arriostrados C,, =1

pe= 1 "EL

(K *1u)?

Donde:
lu = Longitud no apoyada de un elemento comprimido
K = factor de longitud efectiva
E = médulo de e asticidad
| = momento de inerciarespecto del ge considerado

Para los elementos no arriostrados contra el desplazamiento lateral, 3, se debera determinar

como para un elemento arriostrado y 4, como para un elemento no arriostrado.

Para los elementos arriostrados contra €l desplazamiento lateral, d; se debera tomar como

1,0 amenos que un analisis indique gque se puede utilizar un valor menor.
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3.2.12.5.3. Limitesparala Armadura
La méaxima seccion de armadura longitudina no pretensada para los elementos
comprimidos no compuestos debera ser tal que:

As < 0,08
Ag

La minima secciéon de armadura longitudinad no pretensada para los elementos

comprimidos debera ser tal que:

As xfy
— —=2=>01
Ag *fc' 0135

Donde:
As = Areadel acero de traccion no pretensado

Ag = Areabruta de la seccion

De acuerdo con los actuales codigos ACI, el érea de armadura longitudinal para elementos

comprimidos no compuestos, no pretensados, no deberia ser menor que 0,01 Ag.[ C5.7.4.2]
El minimo nimero de barras de armadura longitudinal en € cuerpo de una columna debera

ser seis para disposiciones circulares y cuatro para disposiciones rectangulares. El  tamafio

minimo de barra sera 16mm.
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4. INGENIERIA DEL PROYECTO, ANALISISY DISENO DE LA ESTRUCTURA

4.1 Reglamento y normas base del proyecto.

El presente proyecto tiene como base para su disefio y caculo, las especificaciones
AASHTO para € disefio de puentes por e Método LRFD 2004, asi como también las
especificaciones del codigo ACI 318 — 2005. Debido a que ambos codigos tienen criterios

compatibles entre si.

4.2 Geometriadelaestructur a
La forma y las caracteristicas geométricas de las partes componentes de la estructura se
definieron tomando en cuenta las caracteristicas particulares de la zona de emplazamiento,

asi como también lafuncionalidad y seguridad.

4.2.1. Longitud
Realizado e estudio topogréfico se definid la ubicacion del emplazamiento del puente
fijandose una longitud de 90m, € puente estara conformado por tres tramos apoyados cada

uno de 30 metros y con vigas | pretensadas.

4.2.2. Ancho de Calzada y acera.

La calzada formada por dos carriles tiene un ancho de 7,30m, cada carril de 3,65m. Esta
provista de un bombeo de 2% y con barbacanas con separacién cada 3m para € desaglie
inmediato del agua proveniente de precipitaciones.

El ancho libre para la acera fijada es de 0,60m, ya que se considera como el espacio

necesario para que una persona pueda circular comodamente.

4.2.3. Baranda Peatonal.

Las Barandas son elementos muy importantes, debido a que es € encargado de brindar
seguridad alas personas que harén uso del puente.

Las barandas estan disefiadas y calculadas en base a lo especificado en e apartado 13.8 y
13.9 de codigpo AASHTO LRFD 2004 donde se establecen las especificaciones para
sobrecargas de disefio y condiciones geométric as para las barandas de peatones.
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Una baranda para peatones puede estar compuesta por elementos horizontaes y/o
verticales. Laaberturalibre entre los elementos debera ser tal que no permitael paso de una
esfera de 150 mm de diametro.

Las barandas proyectadas cumplen con la atura minima de 1060 mm para barandas
peatonales y se disefiaron para las sobrecargas especificadas en los articul os sefialados del
cédigo AASHTO LRFD 2004.

4.3. Diseflo del Barandado

Materiales Barandado de hormigon armado
fc'=21MPa (Hormigon).
fy=420MPa (Acero de refuerzo).

4.3.1. Analisisy disefio del Pasamanos
Separacion entre Postes = 2,20m
Peso propio pasamanos = 0,12 « 0,12 « 24 = 0,346kN/m
CagaVivaas w=0,73 kN/m
p=0,89 kN

0,346%2,22

Momento por Peso Propio (DC) = 0,210 kN e m

0,73+2,22 _,_Q_; 2? 0,931 kN e m

Momento por CargaViva (PL)

Cortante por Peso Propio (DC) 22222

= 0,381 kN

0,73%2,2

Cortante por Carga Viva(PL) —=+ 0,89 = 1,693 kN e m

Combinacion de Cargas U = 1,25DC + 1,75PL

Mu= 1,892 kN e m
Vu = 2,66 kN
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Célculo delaarmadura aflexion
Mu= 1892 KN *cm As = 0,56 cm?

b=12cm § =0,136 <042
h=12cm ASpin = 0,29 cm?
rec =25cm Usar: 20 8 mm

Entotal 4 0 8 mm
Disefio por Cortante
Vu=266kN
Ve=0,166+/fc'ebed
Vc=2822 kN
Vu<0/5qVc
2,66 kN > 3,69 kN ...Norequiere Av

Usar: @6 mm c/25cm (por construccion)

4.3.2. Andlisisy disefio del Poste
El andlisisselo redlizaen laseccion critical -1

Designacion Carga Brazo MPL
[KN] [m] [KN*m]

PLL=0,89+0,73%2,2 2,5 1,02 2,95

Fh=4%0,73%2,2 6,424 0,615 3,951
2=6,991

Combinacion de Cargas U = 1,25DC + 1,75PL
Mu=11,380kNem
Vu =15,62 kN

Cdculo delaarmadura aflexion
Mu= 11380 KN »cm As = 1,88 cm?

b =15¢cm g =0,198 < 0,42
h=20cm Aspin = 0,54 cm?
rec =25cm Usar: 20 12mm
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Disefio por Cortante

Vu=1562 kN
Vc=0166+/fc'ebed
Vec=1997 kN

Vu <05mVc

15,62 kN = 8,99 kN ...Requiere Av
Vu<dqVc

15,62 kN < 17,97 kN ...Usar Avmin

Armadura minima:

JiT

Avmin=0,083-_ -bx*s
fy

Adoptando: s = 30cm
Avmin = 0,408 cm?

Usar: @3mm c/30cm

4.4. Andlisisy disefio dela Acera
El andlisisselo realizaen laseccion criticall -11

Combinacion de Cargas U = 1,25DC + 1,75PL

Mu = 10,090 KN  m
Vu=12,17 kN

Designacion Carga | Brazo MDC MPL
[KN/m] | [m] |[KN*m/m]|[KN*m/m]
Poste=(0,15*1,10+0,05*1,10/2)*0,15*24 /2,2 0,315 0,63 0,2
Pasamanos=4*0,346 1,384 0,43 0,595
Acera= 0,58%0,15*24 2,088 0,29 0,01
PLL=(0,89+0,73*2,2)/2,2 1,135 | 1,095 1,243
Fh=47%0,73 2,92 0,69 2,015
Fv=4%0,73 2,92 0,43 1,256
PL=3,6%(0,43-0,006) 1,332 | 0,185 0,246
2=1,405 | 2=4,760
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Célculo delaarmadura aflexion

Mu= 1009 KN cm As =218 cm?

b =100cm ==00629 <042
h=15cm ASpin = 2,82 cm?

rec =25cm Usar: @ 10 mm c/25cm

Disefio por Cortante

Vu=1217 kN
Vc=0166+/fc'ebed
Vc=9510kN

Vu <0,5qVc

12,17 kN < 42,80 kN ...Norequiere Av

Armadura de contraccion y temperatura
As=0,7522
fy

As =155 cm?
Usar: 4 0 8 mm

4.5. Andlisisy disefio del Bordillo

El andlisisselo realizaen laseccion criticalll -1

Designacion Carga | Brazo| MDC MPL
[KN/m]|  [m] J[KN*m/m]{[KN*m/m]
Poste=(0,15*1,10+0,05*1,10/2)*0,15*24 /2,21 0,315 | 0,755 1,07
Pasamanos=4*0,346 1,384 | 0,555 0,768
Acera= 0,58%0,15*24 2,088 | 0,415 0,867
PLL=(0,89+0,73%2,2)/2,2 1135 | 1,27 1,441
Fh=4%0,73 2,92 10,865 2,526
Fv=4*0,73 2,92 10415 1,212
PL=3,6%(0,43+0,25/2-0,006) 1,782 1 0,248 0,442
Pch 7,9 0,25 1,875
2=2,705 | 2=7,496
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Combinacion de Cargas U = 1,25DC + 1,75PL
Mu=1650KkN em
Vu =20,22 kN

Cdéculo delaarmaduraaflexion

Mu= 1650 KN e cm As =196 cm?

b =100cm ==0024 <042
h=25cm ASin = 2,62 cm?

rec =25cm Usar: @ 10 mm c/25cm

Disefio por Cortante

Vu =20,22 kN
Vc=0166</fc'ebhed

Ve=171,18 kN

Vu <05¢Vc

20,22 kN < 77,03 kN ...No requiere Av
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Dimensionesy Cargasen la Baranda, aceray bordillo

®

=—0.12—10.12

0.15
1.08
=0.12—0.12
o.lls
{=—0.12—={0.12
f 0.60
0.15 t‘io‘m;’
0.15

i
T
+)0.051«0,15 l 0.43 O.jlj




4.6. Disefio dela losa

Materiales |osa de hormigon armado:
fc' =21MPa (Hormigon)

fy = 420MPa (Acero de refuerzo)

4.6.1. Andlisisy disefiodela Losa Interior
4.6.1.1. Altura minima

] S + 3000
hmin = 30 >175mm

S =2700 mm
hmin =190mm

Se adopta: h = 190mm

4.6.1.2. Ancho defaja equivalente
Ey4 =660 +0,55 S
Eyy=2145mm =215m
Ey_=1220 +025 %S
Ey_=1895mm =190m

4.6.1.3. Cargas Per manentes

Barandado = 1,70 kN/m
Acera=0,15+0,58 24 = 2,088 kN/m
Bordillo =0,25 0,25« 24 = 1,50 kN/m

Cargadistribuida (Barandado+Acera+Bordillo) =

Losa= 0,19 « 24 =456 kN/m?
Capa Rodadura = 0,04 * 24 = 0,96 kN/m?

2(1,70+2,088+41,50)

7,80

=1,36 kN/m?
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Carga permanentedistribuida

4.6.1.4. Carga Viva Vehicular

Momento Positivo

Para vigas continuas con igual espaciamiento el maximo momento ocurre cercaa0,4*Sen

el primer tramo interior.

P=m Pr
Ens

Donde:

m = factor de multipresencia

Pr = Cargade Ruedaigua a72,5 KN

Un carril cargado (m=1,2)

725KN

P=12-5T5m

= 40,47 KN/m

Lineade Influencia Mx en x=2,28m

1,80 ‘

: b

|
i
L\—/%ZL%J
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Momento Negativo

Un carril cargado (m=1,2)

p=

12 -=4579 KN/m
’ 190m 5,79 /
Dos carriles cargados (m=1)
T25KN _ 38,16 KN/
190m fm
Lineade InfluenciaMx en x=3,90m
‘ 1,80 ‘
S e S
1,20
E—
‘ 1,80 ‘ ‘ 1,80 ‘
" ot e
Momentos de disefio en la L osa
Barandado, acera, bordillo, losa (DC)[| 1,32 [ -1,07
M Capa Rodadura (DW) 0,21 | -0,17
[KN emy/m]|Carga Vehicular (LL) 21,24 1-10,02
Carga Impacto (IM)=33/100%(LL) 7,01 | -3,31
U=1,25DC+1,5DW+1,75LL+1,75IM [ 51,40 |-24,91

725KN
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Célculo delaarmaduraaflexion (Momento Positivo)

Mu=5140 KN *cm As = 8,79 cm?

b =100cm ==0,148 <042
h=19cm ASpin = 3,43 cm?

rec =25cm Usar: © 16 mmc/22 cm

Célculo de laarmadura a flexion (Momento Negativo)

Mu = 2491KN *cm As =491 cm?

b =100cm ==010 <042
h=19 cm ASpiy = 4,08 cm?
rec =5cm Usar: 0 12 mmc/24 cm

Armadura de distribucion

La armadura de distribucion es colocada en la parte inferior de lalosaen la direccion

longitudinal paralelaal tréfico (direccion secundaria)

Porcentaje = % <67%

Porcentaje = —=2 = 784 < 67%
v2700

Asgist = 0,67As,
Asyisr = 5,89 cm?

Usar: 012 mmc/20 cm

Armadura de contraccion y temperatura
As=0,7522
fy

As = 3,39 cm?
Usar: @ 10mmc/22cm
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4.6.2. Andlisisy disefio dela L osa Exterior

Seccion de disefio

z = ancho del alaviga/3 <0,38m

z=1m/3=0,33m < 0,38m
z=0,33m

Ancho de Fgja Equivaente
Ey, =1140 4+0,833x

x=120-0,25-030—-0,33 =0,32m

Ey, = 1140 40,833 « 320 = 1407mm = 1,40m
Pr =725 KN/m(Carga de rueda)

Pr_T25KN _ 5179 KN/
E,” 140m m
[
[
[
I ~PL
]

Cargas Permanentes y Momentos en la seccidon de Disefio

Designacion| Carga | Brazo MDC MDW
(KN/m)|  (m) [(KN*m/m)[(KN *m/m)
baranda 1,70 1,45 2,47
Acera 2,09 1,16 2,42
Bordillo 1,50 | 0,75 1,12
Losa 3,97 0,44 1,73
Rodadura 0,60 0,31 0,18
3=7,73
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Cargas Vivasy Momentos en la seccion de Disefio

Designacion| Carga Brazo M
(KN/m) (m)  J(KN*m/m)
PL 2,23 0,93 2,08
Pch 7,90 0,25 1,88
P./E, 51,54 0,32 16,49

Combinacion de Cargas U =1,25DC + 1,50DW +1,75PL+ 1,75LL
Mu=4572kN e m
Vu=4572 kN

Cdalculo delaarmaduraaflexion

Mu = 4572KN » cm As =9,30 cm?

b =100cm ==018 <042
h=19cm ASppin = 4,08 cm?

rec =5cm Usar: 0 12 mmc/12 cm
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4.7. Andlisisy disefio de Vigas L ongitudinales

Vigas de hormigdn pretensado de tramos simplemente apoyados
Luz decédlculo=30 m

Espaciamiento de vigas = 2,70m

Espesor de losa= 0,19m

4.7.1. Cargas per manentes

- e
R

! 2.70 ! 1.20 1

7.80

[

Losa= 4,56 Kiﬁ
m
Capa de rodadura = 0,96 %
25,288

Cargadistribuida (Barandado+Acera+Bordillo) —a = 1,36 %

Diafragmas= 1,32« 0,20« 24 = 6,34%\[ (0,20m de espesor y espaciados cada 10m)

Cargasen lasvigas:

Viga Exterior Viga Interior

Barandado+Acera+Bordillo 3,55 I;—N 3,50 %
Capa de Rodadura 11,91 % 11,741’(—7;1V
Losa 2515 2475
m m
Diafragmas 1191 KN 11,74 KN
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4.7.2. Secciéon delaviga
Minimaaltura[2.5.2.6.3]
hmin = 0,045L Seccion Viga Simple

hmin=0,045«30m=1,35m
Dimensiones
Propiedades Geométricas  [°1=| 90 [om
b2=] 10 Jcm
hg= 177 cm 53=1 25 lem
Ag=| 6625 | om’ = TR Fo)
Ig= 26843463 cm® RI=] 12 [cm
clg=] 88,06 cm h2=1 8 Jcm
c2g=] 88,34 cm h3=[ 10 [cm
qdg=] 1590 [KN/m RZ=[T02 [cm
h5=] 25 Jcm
hée=] 20 Jcm
bt 1100 | cm
btb | 70 | cm

TabladeAreaselnercias

i Al A A AP | : |
- cm” cm® cm cm” °! 6 >
1 1200,0 14400,0 171,00 8199435,3

2 320,0 1706,7 161,00 1689484,8

3 2740,0 4285588,3 88,50 71,1

4 1400,0 46666,7 10,00 8591769,5 3

5 120,0 426,/ 162,33 657021,7

5 120,0 426,/ 162,33 657021,7

6 50,0 277,8 153,67 213386,1

6 50,0 277,8 153,67 213386,1 7 7
7 312,5 10850,7 28,33 1125207,6

7 312,5 10850,7 28,33 1125207,6 4
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4.7.3. Ancho efectivo del ala
Relacion modular losa-viga:
_ EClOSCl _ 23142

" Ecyga 29876 0.775
VigaInterior
== 22 =750cm
bey<§ 12t,+ZL =12+19 +°=278
s =270 cm
be, =270cm

nbe; = 0,775 270 =209 cm

VigaExterior

L 3000

ber?s 6t; +2L =619 +1° =139cm

V., =120 cm
bel
be, ——L =
€g > 120
be, 270
ber =139 + — = 120 + —— = 255cm

2 2
nbeg = 0,775 « 255¢m =198 cm

Propiedades Geométricas Seccion Compuesta

hc= 196 cm ‘ . ‘
Ac=] 10387 [cm® -

Ic= [55524854]cm’ T

clc= 53,11 Jcm
c2c=] 123,89 Jcm
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4.7.4. Calculo Factor de Cargaen Vigas

4.7.4.1. Parametr os par a ecuaciones

. Ec(viga)

Ec (losa)
29876 Mpa
23142 Mpa
Ky, =n(+A-eg?)

K, = 116974482 cm?*

n 1,29

Ky = 5,685
Lxt3

K. (01
g —
(L % t 3) =119
S

4.7.4.2. Rango de Aplicabilidad
1100 <s = 2700 mm < 4900
110 <t; =190 mm < 300
6000 <L = 30000 mm < 73000
410° <s=1,1697 « 102 mm* < 3« 101?
ny =3
4.7.4.3. Fraccion de carga para momento en viga Interior [Tabla 4.6.2.2.2b -1]

eUn carril cargado:

a) Ecuacion g% = 0,06 + (43%)0'4(%)0’3 (2 3)0'1 = 0,540

P= Pr

1,80m

b) Ley de momentos g5/ = 0,667 . s

Usar el menor: g° = 0,540

eDos carriles cargados:

a) Ecuacion gM! = 0,075 + (29‘%)0'6(%)0'2 (LKf)Ol =0,779
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b) Ley de momentos g"! = 0,889

Usar e menor gM' =0,779

«Gobierna dos carriles cargados. g’ = 0,779

4.7.4.4. Fraccion de carga para momento en viga Exterior [Tabla 4.6.2.2.2d-1]

eUn carril cargado:

0,25m 0,60 m

Pr
Ley de momentos g°& = 0,797 e

eDos carriles cargados.

de
2800

g"E =eeg! =0,857

a) Ecuacion e = 0,77 +

=110

0,25m 0,60 m

b) Ley de momentos gME = 0,806 .

Usar el menor  gME = 0,806

«Gobiernados carriles cargados: gf = 0,806

Se puede ver que los factores de carga paramomento son cercanos g’ = g%

1,80m

120m

o

1,20m

1,80m

Para el disefio de adopta viga exterior g = 0,806 (para momento)
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4.7.4.5. Fraccion de carga para cortante en viga Interior [Tabla 4.6.2.2.3a-1]
eUn carril cargado: P P

1,80m

Ley de momentos g% = 0,667 : :

120m

eDos carriles cargados.

180m , , 1,80 m

Ley de momentos g™ = 0,889
«Gobierna dos carriles cargados. g’ = 0,889

4.7.4.6. Fraccion de carga para cortante en viga Exterior [Tabla 4.6.2.2.3b-1]

0,25m 0,60 m

eUn carril cargado: P Pr

Ley de momentos g = 0,797 v v o

*Dos carriles cargados: Px P P P
Ley de momentos gM£ = 0,806 v v 7 o .

Gobierna dos carriles cargados. gf = 0,806

Parafines de disefio se adopta g = 0,889 (para cortante)
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4.8. Solicitaciones debido a carga per manente

Andlisis en centro luz (x=15m)

Cortante (V)
Barandado+Acerat+Bordillo OKN
Capade Rodadura OKN
Losa O0KN
Diafragmas OKN

Momento (M)
399,38kN »m
281,25 kN em
1339,88 kN e m
109 kN em

4.9. Solicitaciones debida Sobrecarga Vehicular

Andlisis en centro luz (x=15m)

Cortante Linea de Influencia para cortante en centro luz

‘ 0,5

os

Camioén de disefio

145 KN 145 KN
35 KN
4,30m 4,30m |

Tandem de disefio

~110KN
S
3110KN

I

Carga de carril de disefio

9,3 KN/m

[TT T T T P I T T I T T ITT]

Camioén de disefio:

V = (0,5)145 + (0,3567)145 + (0,2133)35 = 131,69 KN

Tandem de disefio:

V' =(05)110 + (0,460)110 = 105,60 KN

Cargade Carril:

15%0,5
p=2"

+9,3=3488 KN

El cortante debido a sobrecarga vehicular més impacto es:
V., =0,889(1,33 131,69 + 34,88)

VLL+IM - 186,72 KN
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Momento

Linea de Influencia para momento en centro luz

7,5

Camion de disefio (a)

145 KN 145 KN
‘ 35 KN

‘ 4,30m 4,30m ;

Camidén de disefio (b)

145 KN 145 KN
35 KN
4,30m 4,30m b

Tandem de disefio

=110KN
110KN

20m,

Carga de carril de disefio
9,3 KN/m

1 0 O A A B B N B B B

Camion de disefio (a):

M = (5,35)145 +(7,5)145 + (5,35)35 = 2050,50 KN * m
Camion de disefio (b):

M = (7,5)145 + (5,35)145 + (3,2)35 = 1975,25 KN *m
Tandem de disefio:

M = (75)110 + (6,9)110 = 1584 KN = m

Cargade Carril:
9,3 % 302
MLL :T = 1046,25 KN xm
Camion de disefio (c)
CL
|
145 KN 1145 KN
| 35 KN
,30m ; 4,30m |
< 0,728m
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Camion de disefio (¢): La ubicacion del tren de cargas (camion) para obtener € méximo
momento maximorum se obtiene por € teorema de Barré, éste momento se ubica en la
carga del centro, para fines de disefio cominmente se asume que se encuentra en centro luz

por lo cual se adoptara este criterio.

M = 2056,24 KN +m
El momento debido a sobrecarga vehicular mas impacto es:
M+ m =0,806(1,33 *2056,24 + 1046,25) = 3047,53 KN *m

4.10. Célculo del Acero de Pretensado
Acero de pretensado:

Torones de diametro 12,7mm (0,5pulg) G-270
fpu=1890MPa

Atorsn = 0,987cm? (Areade un toron)

Ep =197000 MPa

fpry=1674 Mpa

fPaam = 0,74 * fpu = 1398,6 MPa
Resistencia del hormigén (viga):

fc'" =35 MPa (A los 28 dias)

fci'=0,70 * fc' = 24,5 MPa (Etapa de pretensado inicial)

4.10.1. Esfuerzoslimite en el Hormigén
Antes de las pérdidas

fci=—260fci’ =—14,70 MPa

fti =40,25\/fci' = +1,24 MPa
Después de las pérdidas (etapa de servicio)
fcs=-0,45fc= —15,75 MPa
fts=4050,/fc= +2,96 MPa
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4.10.2. Esfuerzos en centro luz
Adoptando pérdida de pretensado: %opérdida=19% (R=0,81)
Excentricidad eg = c2g —10cm =78,34 cm

Inecuacion |
Pi Pixeg)cl Mdg = cl
_ Pi (Pixeg)clg Mdgx 9 < ru
Ag Ig Ig
Pi <6630,7 KN
Inecuacion |1
Pi Pi 1 Md 1
_ Pi_ (Pixeg)c 9  Mdg=clg _ .,
Ag Ig Ig
Pi <£5036,5 KN
Inecuacion 11
_RxPi -I-(R *Pixeg)clyg _I_(MDC1 +Mpw) *clg  (Mpca + Myp41m) * €lc > fes
Ag lg lg Ic
Pi >—-909,9 KN
Inecuacion IV
R +Pi R * Pi 2 M M 2 M M 2
_ R _l+( *Pixeg)c g+( pcit Mpw)*c2g  (Mpep +Mypaim) * ¢ CSfl'S
Ag Ig Ig Ic
Pi > 49520 KN
En Resumen:
D1 (KN)
T v 1 1
> > < <
951,2 4926,6 5036,5 6630,7
V)
2 Pi 4926,6 35 230>
= = = cm
P Daam 13986
N> torones = Ap__ 3528 35,69
B Atoré-n - 0,987 B ’
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)
Ap = Pi _ 5036,5 3601 cm?
fPaam 139,86 '
Ap 36,01
Avorin 0,987
Se adopta 36 torones

Por tanto: usar 3vainasde 12 T de G-270

N? torones = = 36,49

Verificando:
Inecuacion |
(Pi *eg)clg Mdg = clg

Ag Ig Ig ‘
—2055 ", <0124 "7 (Si cumple)
Inecuacion |1
Pi  (Pixeg)clg Mdg=xclg
- + > fci
Ag Ig Ig
—14437 > — 14707 (Si cumple)
Inecuacion I11
RxPi (R *Pi 1 M M 1 M M 1
__*_l+( *Pixeg)c g+( pc1 +Mpw) ¥clg  (Mpca +Mypqim) * ¢ szcs
Ag Ig Ig Ic
~1058 |, = —1575 " (Si cumple)
Inecuacion IV
_R=xPi -I-(R *Pixeg)c2g _I_(MDC1 +Mpw) *c2g  (Mpca + Mypiim) * c2¢ < fts
Ag Ig Ig Ic

02827<0296

(S| cumple)

m?2
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Verificando en etapa de montaje delaviga. -

El peso propio de laviga se incrementa en 33% debido a los efectos de impacto de izado

delasviga.

Inecuacion |
Pi Pixeg)cl 1,33Mdg * c1

_ bt (Pixeg)clg 9x1g _ ¢,
Ag Ig Ig

— AN KN (g
0,250 — = 0,124 — (Si cumple)

Inecuacion |1
Pi ] 1 1 1

_Pi_ (Pixeg)c g_l_ 33Mdg = c ngci
Ag Ig Ig

KN N .
—2.990 oz = —1,470— (Si cumple)

K
cm?

4.10.3. Estimacion dela pérdida de Pretensado
En elementos postesados setiene:

Dfpr =Dfpr+ Dfpa+ Bfpes + Dfpsr + Bfpcr + Dfpr2

4.10.3.1. Pérdida por Friccién
Dfpr = Dfp;(1— e~ (fxrtua))

= —0.104
=" =o,
11=0,20

Kx+ pua =0,0307
Afpr = 42,28 MPa

4.10.3.2. Pérdida por Acufiamiento de Anclajes

Ay
Apr: 'L'Ep

Ay,=6mm = 0,6cm
No incide en centro luz
Apr = 39,4 MPa
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4.10.3.3. Pérdida por Acortamiento Elé&stico

N—1FEp
Afpgs = _ZN_E_a-fC‘gp

E,; = 24996 MPa
| P (Pi*e)e_l_Mdg*e
Jeo =|" 29~ g Ig

figp = 136 MPa
Afpgs = 35,73 MPa

4.10.3.4. Pérdida por Contraccion
Dfysr = (93— 0,85 * H)
H=70%

Dfysk = 33,5 MPa

4.10.3.5. Pérdida por Fluencia Lenta
Afpcr = 12fcgp —14fcap 20

Afcdp =122 MPa

fegp =136 MPa

Dfycr = 77,8 MPa

4.10.3.6. Pérdida por Relajacion

Afpre = 013{138 —0.34fpr —0,48fpps —0.2(Afpsp + AprR)}

Dfpr2 = 26,6 MPa
Verificando las pérdidas de pretensado:
%pérdidas=18,25% < 19% (asumido)

Es menor y aproximado por lo tanto lo asumido es correcto.
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Resumen de solicitaciones

Solicitacion Tipo Carga Distancia desde el apoyo x (m)

0 0,0 3 3 9 T2 15 T3 1 pL! 77 30
peso propio viga (dg) 2385 | 2246 | 1908 | 1431 | 954 | 47,7 | 00 | 477 | 954 | 143,1 | 1908 | 2385 |
losa+Diaf 189,6 | 1791 | 1538 | 1181 | 824 | 357 | 00 | 357 | 824 | 1181 [1538 | 1896

\% bar+ac+bor (D2) 533 | 50,1 | 426 | 320 | 21,3 [ 10,7 | 00 [ 10,7 | 21,3 | 320 | 426 | 53,3
[KN]  |dg+losa+diaf+D2 (DC) 4813 | 453,9 | 387,2 [ 2931 [ 1991 [ 941 | 00 | 941 | 1991 [ 2931 [3872 | 4813
capa de rodadura (DW) 375 | 353 | 30,0 | 225 | 150 | 75 0,0 75 | 150 | 225 | 300 | 37,5 |
sobrecarga e impacto (LL+IM) [ 471,8 | 453,5 | 409,9 | 350,3 | 293,3 | 238,8 | 186,7 | 238,8 [ 293,3 | 350,3 | 409,9 | 471,38
peso propio viga (dg) 0,0 | 202,6 | 644,0 [1144,8 |1502,6[1717,2] 1788,8 [1717,2|1502,6 | 11448 | 6440 | 0,0
losa + diaf+rod (D1) 0,0 | 1934 | 616,3 | 1102,9 |1459,8]1665,3] 1730,1 |1665,31459,8 [11029[616,3| 0,0
M bar+ac+bor (D2) 0,0 | 452 | 1438 2556 | 3355 | 383,4 | 3994 | 383,4 | 335,55 | 2556 | 1438 | 0,0
[KN*m] |capa de rodadura (DW) 00 | 31,9 [101,3 | 180,0 | 236,3 | 270,0 | 281,3 | 270,0 | 236,3 | 180,0 | 101,3 | 0,0
dg+losa+diaf+D2 (DC) 0,0 | 409,4 [1302,8]2323,3 [3061,6|34959] 3637,0 |3495,9]3061,6 [ 2323,3 [1302,8] 0,0
sobrecarga e impacto (LL+IM) 0,0 | 362,6 |1145,1][2013,8 |2605,9]2921,6] 3047,5 [2921,6|2605,9 [ 2013,8 [1145,1|] 0,0
Vu 1,25DC+1,5DW+1,75(LL + IM) | 1483,6 | 1413,9 |1246,3| 1013,3 | 784,6 | 546,7 | 326,7 | 546,7 | 784,6 | 1013,3 |[1246,3| 1483,6
Mu 1,25DC+1,56DW+1,75(LL + IM) 0,0 [1194,0]37843]6698,3 |8741,8]9887,6|10301,3 |9887,6|8741,8 [ 6698,3 [3784,3] 0,0
Excentricidades
Thecuacion 1 53,25 | 57,42 | 66,13 | /6,15 [ 83,30 | 87,50 | 89,02 [ 87,59 | 83,30 | 76,15 [ 66,13 | 53,25
e Tnecuacion 11 44,02 | 48,18 | 5690 | 66,91 | 74,06 | 78,36 | 79,79 | 78,36 | 74,06 | 66,91 | 56,90 | 44,02
(m)  [Inecuacion I -66,53 | -53,32 |-28,17| 1,69 | 23,04 | 3537 | 39,54 | 3537 | 23,04 | 1,69 [-2817] -66,53 |
Thecuacion IV 67,04 | 48,01 [-16,80| 21,02 | 49,42 | 65,08 | 70,54 | 65,08 | 49,42 | 21,92 |-16,80 | -67,04
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Excentricidades Limitey Trayectoria del Centroidedel Acero de Pretensado

180

160

140

120

100

80

60

40

20

P4

N\ \\ /
4
Y
N \ \\ // / L7
> AN / pd
N L4
N S \\ — "1 / 4 . ”
N 4
S o NGO pd 7
\ \ S ~ -~ P . < /
-~ ~
\\\\ ~~ \\ //.—" ////
\‘\\“\ S=~ - /74//71
T —— -'-----------'_’- -
— |
0 5 15 20 25
INECUACION I INECUACION II INECUACION III INECUACIONIV = ====-- CENTROIDE DE AP
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Trayectoria delos Cables

160
140 \ /'
120
N \ / /
- \ / A
60 \ \\\ /// /
40
" \\ \\ //
\ /
0
0 5 10 15 20 25 30
———CABLE 1 ———CABLE 2 ———CABLE 3
Ecuacion Cuadr atica delos Cables
Ecuacion de los cables y=ax”+bx+c ; [m] a b c Angulo (°)
Cable N°1 0,00541 | -0,162 1,426 9,18
Cable N°2 0,00396 | -0,118 1,032 6,74
Cable N°3 0,00251 | -0,075 0,639 4,28
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4.11. Verificacion y disefio en Estado limite de Resistencia

4.11.1. Flexion
fc =35MPa
B1 =0,65

fr=0373_%

b =198cm

hf =19cm

dp = 186cm
fpu=1890 MPa
fry=1701 MPa
Ap = 3554 cm?

Tensién en el acero de pretensado Adherente

py)
k= By
2( 1,04 fj

pu
k=028

Asumiendo comportamiento de seccion rectangular
Apsfou T Asf,

0,85f,B,b+ kA

Cc =

Jou
ps
dp
35,54+189 _
189

0,85'3,5'0,65-198+0,28'35,54-'@

¢ =17,09cm < 19cm (Si cumple Seccidn rectangular)
a=pf,c

a=06517,09 =11,11cm

fps = fpu( 1 _kdi)

p

. 17,09\ KN
fos =189 (- —02822) = 184,14 £

¢M, = ¢ |Apsfp5(dp _%) +A5fy(d5 _%)]

¢M, = 1|3554 + 184,14 ( 184 —%)I
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¢M,, = 1180560KN  cm = 11805,6 KN *m
M, < oM,
10301,3 KN*m < 11805,0KN em ...S cumple

4.11.2. Cortante
Célculo ah/2 del apoyo
Mmax = 991,42 kN e m
Vi =1189,35 kN

Vu = 1413,94 kN

Mo = 202,60 kN em
Vo = 224,59 kN

Pe = 4025 kN

Ac = 10387 cm?

c2 =123,89cm

bw =20 cm

Ic = 55524854 cm*

El esfuerzo en el hormigdn en la carainferior debido solamente a Presfuerzo es:

, __&_Pe-ewZ
f2p= Ac Ic

f2p =—-0,5256 kN/cm?

El momento Mo produce un esfuerzo en la parte inferior delavigaigual a

fo=0,0667 kN/cm?

El momento que produce el agrietamiento por flexién es:
Ic
Mcr =§(D’50 fc" +1f2p) —1fo))

Mcr =337810 kN e cm
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El cortante que produciria unafalla por flexion -cortante es:

VieMcr
Vei=008fc'sbwedp+Vot+- - ~21/7\fc’s bwedp

Vci=4360,60 kN = 236,54 kN
Vci=4360,60 kN

El esfuerzo en e centroide en €l hormigdn es:

Pe

Jee=  Ac

fcc=—-0.6075kN/cm?

Laresistenciaa cortante correspondiente por cortante en el alma se calcula con
Vew = 0,30(\/fc’'+ fec)bw » dp+Vp

Vp= Peesen «

Vp = 451,16 kN

Vew = 1003,17 kN

Laresistenciaal cortante setomacomo & menor de Vciy Vew
Vc=1003,17 kN

Verificacion de requerimiento de refuerzo
Vu<05¢Vc
141394 kN <451,43 kN ...Requiere Av

Espaciamiento maximo
Vu

- dbw o dp

vu = 0,5547 kN/cm?

vu

S vu < 0,125f ¢’ entonces smax =0,80dp < 60cm
S vu >0,125f ¢’ entonces smax =0,40dp < 30cm
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vu =>0,125f¢'
0,5547 kN/cm? > 0,4375 kN/cm?

Entonces smix = 30cm

Adoptando:
Av=2+A4y (3 =12mm)
Av =226 cm?
fy=420MPa
Av o fy dp

S =——-

Vu_ Ve

¢
s =23,67cm

Usar: ¢p12mm c/20cm

Verificando Armadura Minima

—— bwedp
Avmin=0,083/fc' e — . —
vf fy

Avmin= 0,468 cm?
Av = Avmin

2,26 cm? = 0,468 cm? ...Si cumple

Analizando en otras secciones;

X Mo Vi Mmax Vo Vi Vew Vc Vu Av sreq | smax [s adopt] Avmin
KNxcm| KN |KNxem| KN KN | KN | KN | KN cm® | cm cm cm cm”®
0,9 | 20260 12451 0 2246 |4360,6[1003,2 J1003,2] 14139 | 2,26 23,7 1 30,0 20,0 0,468
3 64395 11894 99142 | 190,8 [1628,3]1003,2 100321 1246,3 | 2,26 35,21 30,0 30,0 0,702
6 | 114480 J 1055,5 |314039] 143,1 | 980,6 [1052,81980,6 | 1013,3 | 2,26 97,1 60,0 60,0 1,403
9 [ 150255 ] 870,2 [555346] 954 700,38 11180,3]700,8 | V84,6 2,26 92,5 60,0 60,0 1,403
12 171720 | 689,2 |723921) 47,7 |497,511256,8[497,5| 546,7 2,26 [153,1] 60,0 60,0 1,403
15 1178875 | 499,0 [817038 0,0 3278 11282,31327,8 ] 326,7 2,26 [14874] 60,0 60,0 1,403
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4.12. Disefio dela Zona de Anclaje

4.12.1 Longitud del bloque de anclaje

La zona de anclgje permite reducir la magnitud de los esfuerzos de tensién evitando las
concentraciones de tension.

Lalongitud del bloque de anclaje segin AASHTO se determina como:

La=h=177cm

La<15h=2655cm

Se adopta:

Lba =180 cm

4.12.2. Esfuerzos Admisibles en la zona de Anclaje
Los esfuerzos producidos por los anclgjes del postensado no deben exceder los siguientes
valores:

a. Inmediatamente después de latransferencia

A
o = 0,80f ¢l /A—Z— 020 < 1,25fci
NEke!

oy; = 26,30 MPa < 30,63 MPa

b. Después de las pérdidas

Ay
o, =060fc |-— < fc
Ay

Al

0, = 29,70 MPa < 35 MPa

4.12.3. Disefio del refuerzo paralazonadeanclaje
Datos

h=177cm

Pi=4970 kN

e=1950cm

Ic =2684346Zcm*

Ac = 6625 cm?
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Esfuerzosen e hormigén

Se obtienen a partir de la ecuacion:

Pi +£- e-_d

Ac— ¢

Donde “d” es la distancia desde € centroide de la seccion alafibra analizada.

o=

Siendo "c" ladistanciadesde la parte inferior de lavi ga hasta el nivel analizado se tiene:

Esfuerzos de flexion en e Hormigon

c Esfuerzos o
cm K N/cm?

0 0431
10 0467
20 0,503
30 0,539
40 0,575
50 0,611
60 0,647
70 0,683
a0 0,720
Q0 0,756
100 0,792
110 0,828
120 0,864
130 0,900
140 0,936
150 0,972
160 1,008
170 1,044
177 1,070

Los momentos a nivel de"c" debidos alos esfuerzos se calculan con lasiguiente
expresion:
bc? bc?

MO-ZO'T'F(O'Z—O')T

El momento debido alafuerza de pretensado inicial se obtiene de:
Mp = Pi(c—c2)
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Momentos en las Secciones Horizontales de la Zona Extrema de Anclaje

Lafuerza de traccion a ser resistida mediante | os estribos es:

T— Mmax
p_h
a

T = 438,34 kN

Distanciadesde | Momentos de | Momento de Momento
laparteinferior | losesfuerzos | lafuerzade Neto
en el hormigon | pretensado Pi

cm kNecm kN kNecm

00 00 00 0,0
10,0 4427 00 4427
20,0 18190 00 18190
300 4201,0 00 4201,0
400 7660,9 00 7660,9
50,0 122711 00 122711
60,0 18103,6 0,0 181036
70,0 25230,7 00 25230,7
80,0 337246 0,0 337246
90,0 436575 00 43657,5
100,0 55101,6 0,0 551016
1100 681292 -9940,0 58189,2
120,0 910935 -59640,0 314535
1300 124029,1 -109340,0 14689,1
140,0 164408,0 -159040,0 5368,0
1500 2062764 -208740,0 -2463,6
160,0 2472952 -258440,0 -11144.8
1700 3121024 -308140,0 39624
1770 342820,8 -342930,0 -109,2

Acero de Refuerzo

La cantidad de refuerzo basandose en el esfuerzo permisible de f's = 138 MPa se obtiene

de lasiguiente expresion:

T
fs
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As = 31,76 cm?

¢ =12mm

Ayp = 4,524 cm?
N =702
s=1282cm

Usar: pl2mmc/12cm

4.13. Disefio de Diafragmas

4.13.1. Carga per manente

KN
q=634— q

f 2.70 /\( 2.70 1

4.13.2. Solicitaciones por cargavivay permanente

Céalculo de lareaccion por filade ruedas sobre e diafragma

145 KN 145 KN
35 KN
4,30m 4,30m |
T 10m STTX77 10m T 10m 7
I~ A ~l
R =123,8KN R

4.13.2.1. Momento

4.13.2.1.1. Un carril cargado

Segun Courbon ladistanciaala cua el momento es maximo esta dada por :
Xx=e+d

Donde:
s d
*=6 2
Entonces:
x=i—g+d=§+9
6 2 6 2
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Donde:

d = Distancia de una rueda de las filas de ruedas interiores a centro de gravedad del

conjunto de filas de ruedas

Para un carril cargado setiene:

d =222 =0,90m ‘ ‘
_27 090 _ o b
X=% ~ 2 T LR LR

0,90

| 0,90 | 1,80

MiL+mv = 1,33 148,56 = 197,58KN e m
Mpc=q- ) Aj
MDC = 10,27 KNem

U =1,25DC 41,75 (LL 4 IM)
My = 358,60 KN » m

4.13.2.1.2. Dos carriles cargados
~1,20m

d — = 0,60m

2,7 0,60
X ==-——-=0,75m . 120

‘ 1,80 ‘ ‘ 1,80 ‘

i Voo i

0,90 1,80 | Xx=0,75 | 1,44 | 0,51

\ 2,70 | 2,70 |

MLL+IM =1,33+12586 =167,40 *m

121



Mpc=q* ) A

Mpc = 10,25 KN e m

U =1,25DC +1,75 (LL + IM)
My = 305,76 KN » m

Gobierna un carril cargado

4.13.2.2. Cortante
4.13.2.2.1. Un carril cargado ‘

1,80 ‘

\ 2,70 2,70

ViL+im = 1,33 2 165,03 = 219,48 KN

4.13.2.2.2. Doscarriles cargados
1,20

‘ 1,80 ‘ ‘ 1,80 ‘

\ 2,70 | 2,70

VLL‘HM = 1,33 hd 192,51 = 256,04 KN
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Gobierna dos carriles cargados

Vpc=a* ) A
Vpe = 11,41 KN
U=125¢DC+ 175 (LL +IM)
Vy = 462,33 KN

4.13.2.3. Disefio a flexién

Célculodelaarmadura

Mu = 30576 KN = cm As =6,43 cm?
b =20cm ~=0,069 < 0,42
h=132cm ASppin = 4,19 cm?
rec =2,5cm Usar: 30 20 mm

4.13.2.4. Disefio por cortante
Célculodelaarmadura
Vc=0,166+./fc'ebed

Ve =193,6 KN
C_Avefyedy

I

Adoptando:

@ =10mm (4 =0,71cm?)
Ay =2 0,71 cm? = 1,42cm?
s =23,66 cm
Usar: @L0c/20cm
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4.14. Disefio del Estribo

4.14.1. Datos gener ales
fc'=21MPa (Hormigon).

fv = 420MPa (Acero de refuerzo).

Cosficiente de friccion c=0,55

Capacidad de carga del suelo=260 %

Dimensiones d€l estribo

Tabla-Célculo Peso Per manente

0.25 N°i Area i Pi M,;
< 5 - m* KN/m KN*m/m

| 1 3,000 72,00 216,00

\ 2 0,400 9,60 12,80

11 } E 3 0,240 5,76 3,05

0.60 } 4 1,830 43,92 101,02

(PN | 5 0,330 7,02 18,22

6 10 ; 3 6 0,400 9,60 23,04

" T6° 7 0,080 ) 518

s 941‘ S 8 0,305 732 19,52

13 | 17 | 9 0,124 2,97 8,17

L \ 10 0,125 3,00 8,78

‘{15‘ } 1 0,525 12,60 36,36

Al B 2 0,640 15,36 59,30

N @ S= 191,07 522,21

N | 3 0,305 5,49 15,01

| \ 14 0,124 2,23 6,46

8, } o 15 0,763 3,73 10,15

2 3 71z —16 | 3 T6 0,640 11,52 56,83

J} 1 3 17 18,200 329,22 1489,72
A e S= 362,15 T605.16

R R
2.00 0.80 3.20

4.14.2. Andlisisde cargas
Subestructura: Estribo (DC sub)
Vpcsup = 191,97KN
Mpesup =522.21 KN *m

Relleno (EV)
VEV = 362,18KN
MEV = 1608,16 KNem
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Carga muerta permanente Superestructura ( DC sup)
Vpesup = 191,06K N
Mpcsup =458,54 KN em
Capa de Rodadura (DW)
Vow = 14,37KN
Mpcsup = 34,39KNm
Sobrecarga vivavehicular (LL)
V., =111,21KN
M;;, =266,90CKN » m
Empuje del suelo (EH)

Isin(45 +30) » sen45

Sin(90 —30) singo 11789

sin?(90 +45)

Ka = ARSI
@ = 1,789 *5in?90 *sin (30 — 30)

= 0,323

1
EH = 5° 0,323+ 18 ¢ 7,102 = 146,54 KN

Hgy = 146,54  c0s30 = 126,91KN
Mgy = 300,35KN « m
Sobrecargaviva (LS)
Hps=0,32318+0,60 7,10 =24,77KN
M;s =8793KN em
Fuerza de Frenado (BR)
0,25(35 +2 « 145) = 81,25KN
0,05[(35 +2+145) +9,30»30] =30,2KN
Hgr = 10,42 KN
Mpr =9174 KN*m

Viento en superestructura (WS sup)
CargaBasicadeviento =0,0009 Mpa = 0,9%]
m

2
Carga de disefio de viento = 0,0009 (%) Mpa = 0,51%
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Hyseup =051 (2,

30, 1
2 '7,80

MWSSLLP = 17,80 KNem

Viento sobre los vehiculos (W)

Cargadeviento = 0,55 L 0,55 util
mm m

Cargas

30 1
HWSsup = 0,55 e—2= = 1,06%‘

21 e —)=—=217KN

KN

2 780

MWSSUP = 9,43 KN em

Resumen de Cargas
H BrR

iv DC sub

HwL

Combinaciones de carga

DC
EV
DW
LL
BR
WS
WL
EH
LS

RESISTENCIA I

yYymax ymin a
1,25 090 0,90
1,35 1,00 1,00
1,50 065 0,65
1,75 1,75 1,75
1,75 1,75 1,75
1,50 090 1,50
1,75 1,75 1,75

RESISTENCIA III

ymax ymin a
1,25 090 090
1,35 1,00 1,00
1,50 065 0,65
140 1,40 1,40
1,50 050 1,50

H EH

RESISTENCIA 'V

ymix ymin a
1,25 0,90 0,90
1,35 1,00 1,00
1,50 0,65 0,65
1,35 1,35 1,35
1,35 1,35 1,35
0,40 040 040
1,00 1,00 1,00
1,50 0,90 1,50
1,35 1,35 1,35
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4.14.3. Estabilidad del estribo
Los estribos se deben dimensionar para asegurar su estabilidad en e estado limite de

resistencia. Se consideran dos etapas en €l estribo.

lera Etapa: Estribo solo sometido a empuje detierras

2da Etapa: Estribo con puente, empuje detierras y sobrecarga

Se revisan para éstas etapas | os criterios de:
a) Capacidad de carga del suelo[Art. 11.6.3.2]

fméx < f7 suelo

2V

Donde parasuelos setiene: finsx = =

b) Vuelco [Art. 11.6.3.3] (ubicacion de la excentricidad)

€ < Cpix

Donde para suelos se tiene:
B
Cmix =7

Siendo B =Base de la zapata

Laexcentricidad de laresultante se obtiene con |as siguientes expresiones:
q— > Mgsr —2 Mpgs
>V
B
2
c) Resbalamiento [Art. 11.6.3.6] (Seguridad al deslizamiento)

FHu = P;‘u

e=——a

Donde:

Fyy,, = > H Resultante de las fuerzas horizontal es que tienden a deslizar 1a estructura
Fry=¢(c3V)

¢ = Coeficiente de friccion (0,55)

¢ = Factor de minoracion al resbalamiento. (0,8)
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Los resultados de los cdl culos y verificaciones se muestran en |as siguientes tablas:

lera Etapa: Estribo solo sometido al empuje detierras

Combinaciones IMgsr | SMps | X H YV P*c*XV] e faix |Capacidad | Vuelco | Resbalamiento
de carga de carga [emax=B/4
KN*m | KN*m | KN | KN | KN m [KN/m*[f . <froe,| e <emax| TH<®*c*zV
Resistencia I (ymax) [ 2823,8 | 604,4 | 235,7 | 728,9 | 320,7 10,045 ] 123,53 S1 Si1 Si1
Resistencia I (ymin) [ 20782 | 4242 | 157,6 | 535,0 | 235,4 0,092 92,0 Si Si Si
Resistencia I (a) 207821 6044 [ 233,7 | 5350 | 2354 0,245 97,1 Si Si Si
Resistencia III (ymax) | 2823,8 | 450,5 | 190,4 | 728,9 | 320,7 0,256 | 152,8 S1 Si1 Si1
Resistencia IIl (ymin) [ 2078,2 | 270,3 [ 114,2 | 535,0 | 235,4 0,379 | 102,1 Si Si Si
Resistencia III (a) 207821 450,5 [ 190,4 | 5350 | 2354 0,043 904 Si Si Si
Resistencia V(ymax) [ 2823,56 | 569,2 | 223,8 | 725,9 | 320,7 0,095 | 125,4 S1 Si1 Si1
Resistencia V(ymin) | 2078,2 | 389,0 | 147,7 | 5350 | 2354 0,158 | 94,1 Si Si Si
Resistencia V (a) 207821 5692 [ 2238 [ 5350 | 2354 0,179 948 Si Si Si
2da Etapa: Estribo con puente, empuje de tierras y sobrecarga
Combinaciones | XMggy | XMpgs] Y H YV |P*c*XV] e faix [Capacidad | Vuelco | Resbalamiento
de carga de carga | emax=B/4

KN*m |KN*m| KN | KN KN m [KN/m*|f . <fro.o| e<emax | TH < ®*c*xv
Resistencia I (ymax) | 3915,8 | 766,7 | 251,9 J1183,9] 520,9 | 0,340 | 222,5 Si1 S1 Si1
Resistencia I (ymin) | 2980,3 | 586,5 | 175,8 [ 910,9 | 400,8 | 0,372 | 173,3 Si 51 Si
Resistencia I'(a) [2980,3 ] 766,7 | 251,9 | 9109 400,8 | 0,570 | 187,4 Si Si Si
Resistencia Il (ymax)| 3448,7 | 4754 | 1934 [ 989,3] 435,3 | 0,005 | 165,2 Si 51 Si
Resistencia III (ymin)| 2513,3 | 2952 | 117,3 | 716,3 | 315,2 | 0,097 | 1234 S1 51 S1
Resistencia Il (a) [2513,3 [ 475,4 |193,4 [716,3] 315,2 | 0,155 125,9 S1 S1 S1
Resistencia V(ymax) [ 3809,0 | 711,0 | 239,8 J1139,4] 501,3 | 0,281 | 209,5 S1 51 S1
Resistencia V(ymin) | 2873,6 | 530,8 | 163,7 | 866,4] 381,2 | 0,296 | 160,2 Si Si Si
Resistencia V (a) [2873,6 | 711,0 [ 239,8 | 8664 | 381,2 | 0,504 | 173,5 S1 S1 S1

4.14.3.1. Verificacion en estado limitede servicio

Se analiza en estado limite de servicio | (sin mayorar cargas)
Etapal (Estribo solo)
a) Seguridad al vuelco

Z Mest > 92
Z Iv'des

549 = 2 ...Si cumple
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b) Seguridad a deslizamiento
C* ) Fest >

Z I:des
2,01 =2 ...Sicumple

Etapa2 (Estribo en servicio)

a) Seguridad a vuelco

S Mest

2 Mdes

583 =2 ...Sicumple

b) Seguridad a deslizamiento

C* 2 Fest
2 Fdes

2,92 > 2 ...Si cumple

=2

4.14.4. Disefio delasarmaduras — Cuerpo del estribo

Andlisis adiferentes profundidades:

Seccién z Hgy Hg 8]
V] M V \Y M
- m | KN |[KN"m| KN [KN"m| KN"m [ KN*m
1 21 V1117772 |7,326] 7,692 | 2947 | 25,12 |
2 T 120,31 53,71 [13,95 2701 [ 84,34 | 129,40
3 6,2 [96,3] 200 |21,63[ 67,0 |183,01 [417,33

Seccion 1
Célculodelaarmadura aflexion
Mu= 2512 kN e cm As = 3,90 cm?

b =100cm 3 =0,062 <0,42
h=25cm ASpin = 5,24 cm?
rec =75cm Usar: @ 12mmc/20cm
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Armadura de contraccion y temperatura
As=0,7522
fy
As = 4,46 (En ambas caras)
A?S =223 c¢m? (Enunacara)

Usar: @3mm c¢/20cm

Verificacion a cortante
Vc=0,166+,/fc'ebed

Vec=133,14 KN

Vu<qlVc

29,47 kN < 119,83 kN ...No requiere Av

Seccion 2
Célculodelaarmadura aflexion
Mu= 12940 kN « cm As =592 cm?

b =100cm ==0,028 <042
h =65cm ASpin = 7,91 cm?
rec =75cm Usar: @ 16mmc/24cm

Verificacion a cortante
Vc=0166+/fc'ebed
Vc=44507kN

Vu<qlc

84,84kN < 400,56 kN ... Norequiere Av

Seccion 3

Célculo delaarmadura a flexion

Mu= 41733 kN *cm As = 15,64cm?

b =100cm ==0080 <042
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h=80cm ASpin = 13,79 cm?

rec =7,5cm Usar: 0 16mmc/12cm

Verificacion a cortante
Vc=0,166+/fc'sbed

Vc=55158 kN

Vu<qlc

183,01 kN < 496,42 kN ... Norequiere Av

Armadura de contraccién y temperatura
As=07522
Iy
As =1250 cm? (Enambas caras)
A?S = 6,25 cm? (En unacara)

Usar: @L6mm ¢/30cm

4.14.5. Disefio de las armaduras — Cimentacion
Para el disefio del cimiento se debe analizar € grupo de cargas que sea mas desfavorable,
tanto parala zarpa delantera como parala zarpatrasera.

Zarpa delantera (Punta):

Seandlizacon Resistencial (ymax), estribo cargado.
Mu= 407,10 kN e cm
Vu=239,74 kN
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Célculodelaarmadura aflexion
Mu = 40710 kN » cm As = 13,31cm?

b =100cm g =0,045 <042
h=90cm ASpin = 15,33cm?
rec =75cm Usar: 020mmc/20cm

Verificacion a cortante
Vc=0,166+/fc'*bhed

Vc=627,66 kN

Vu<qlc

239,74 kN < 564,89 kN ...Norequiere Av

Armadura de contraccion y temperatura
As=0,7522
fy
As = 12,50 cm? (En ambas caras)
A?S = 6,25 cm? (En unacara)

Usar: @Lémmc/30cm

Zarpatrasera (Talon):

Seanalizacon Resistencial (ymax), estribo solo.
Mu=322,0kN*cm
Vu=14529 kN
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Célculodelaarmadura aflexion
Mu= 32200 kN * cm As = 10,48 cm?

b =100cm g =0,035 <0,42
h=90cm ASpin = 14,01cm?
rec =75cm Usar: 020mmc/20cm

Verificacion a cortante
Vc=0,166«+/fc'*bed

Vc=627,66 kN

Vu<qlc

145,29kN < 564,89 kN ... Norequiere Av

Armadura de contraccién y temperatura
b+h

fy
As = 12,50 (En ambas caras)

As=0,75

A?S = 6,25 cm? (En unacara)

Usar: 0Lémmc/30cm
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4.15. Disefio del Alero
Alturadel estribo: 7,10 m
Altura de zapata: 0,90m

Altura de|elevacion
Alturade Elevacion: 6,20m

Taud derelleno 1 %21
Longitud de ala: 6,50m (DC)
EC = DCcos15 =4,60m
DE = EC =4,60m

D'0O =A0—EC =4,70m
D'0O >EC

(Lalongitud de ala asumida es correcta)
Alturadeala=3,15m

4.15.1. Andlisisdecargas
Alero (DC alero)
Vpcatero = 105,90 kN
Mpcsup = 176,23 kN e m
Relleno (EV)
Vyy = 110,66 kN
Mg, = 297,67KN
Sobrecargaviva (LS)
H;g=1430kN
M;s=2861kNem
Empuje del suelo (EH)
Hpy =4129KN
Mgy =55,75 kNem
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4.15.2. Calculo dela estabilidad del alero

Combinaciones SMgor | ZMpes | D H YV | D*c*XV e faix [Capacidad Vuelco Resbalamiento
de carga de carga |emax=B/4
KN*m | KN*m | KN KN KN m |KN/m*|f . <fro.o| e<emax | ZH<®*c*IV
Resistencia I (ymax) | 622,1 133,7 86,7 281,8 124,0 0,166 | 81,3 Si1 Si1 S1
Resistencia I (ymin) | 456,3 | 100,2 | 61,9 | 206,0 90,6 0171 ] 59,6 Si Si Si
Resistencia I (a) 456,3 133,7 86,7 206,0 90,6 0,334 ] 658 Si1 Si1 S1
Resistencia III (ymax)| 622,1 83,6 61,9 | 2818 | 1240 0,011 | 746 Si Si Si
Resistencia IlI (ymin) | 456,3 50,2 37,2 206,0 90,6 0,072 1 56,3 51 51 51
Resistencia Il (a) 456,3 | 83,6 61,9 | 206,0 90,6 0,091 56,9 Si Si Si
Resistencia V(ymax) | 622,1 | 122,2 | 81,0 [ 2818 | 1240 0126 794 Si Si Si
Resistencia V(ymin) | 456,3 88,8 56,2 206,0 90,6 0,116 | 57,7 Si1 Si1 S1
Resistencia V (a) 456,3 | 122,2 | 81,0 [ 206,0 90,6 0,278 1 63,5 Si Si Si
4.15.3. Disefio delasarmaduras — Cuerpo del alero
Andlisis adiferentes profundidades:
Seccion z Hgy Hg [§]
A% M Vv M \Y% M
- m KN | KN*m|] KN |[KN*m|] KN*m | KN*m
1 3,15 25 | 26,23 110,99117,31] 56,70 | 69,63
2 2,1 V11,1 7,77 17,326]7,692| 2947 | 25,12
Seccion 1
Caélculo dela armaduraaflexion
Mu = 6963 kN « cm As =255 cm?

b =100cm g =0,010 <042
h=80cm AS,in = 3,40 cm?
rec =75cm Usar: @ 8mmc/15cm

Verificacion a cortante
Vc=0166«+/fc'*bed
Vc=55158kN

Vu<dqVc

69,63KN < 4964,22 kN ... Norequiere Av
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Seccion 2
Célculodelaarmadura aflexion

Mu= 2512 kN « cm As =1,27cm?

b =100cm = =0007 <042
h=60cm Aspin = 1,69 cm?

rec =7,5cm Usar: @ 8mmc/30cm

Verificacion a cortante
Vc=0,166+/fc'»bhed

Vc=399,40 kN

VusqlVc

25,12 kN < 359,46 kN ... Norequiere Av

Armadura de contraccion y temperatura
As=07522
fy

As = 5,36 (En ambas caras)

A?S = 2,68cm? (En unacara)

Usar: @3mm c/18cm

4.15.4. Disefio de las armadur as — Cimentacion

Para el disefio del cimiento se debe andlizar €l grupo de cargas que sea mas desfavorable,

tanto parala zarpa delantera como parala zarpatrasera.

Zarpadelantera (Punta)
Seandlizacon Resistencial (ymax)
Mu = 4483KN *m
Vu=2415KN

Célculodela armadura aflexion
Mu = 4483 kN e cm As =144 cm?
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b =100cm g =0,005 < 0,42

h=90cm ASpin = 1,92cm?

rec =75cm Usar: 0@ 8mmc/25cm

Verificacion a cortante
Vc=0166</fc'*bed

Vec=62770 kN

Vu<dqVce

24,15 kN < 564,93 kN ... Norequiere Av

Zarpatrasera (Talén)
Seandlizacon Resistencial (ymax)
Mu=5855kNem

Vu=38,09 kN

Célculo dela armadura aflexion

Mu = 5855 kN « cm As =1,88cm?

b =100cm < =0,006 < 0,42
h=90cm ASin = 2,51cm?

rec =7,5cm Usar: @ 8mmc/20cm

Verificacion a cortante
Vc=0166+/fc' ebed

Vc=62770 kN

Vu<qlc

38,09 kN <564,8 kN ... Norequiere Av
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4.16. Disefio dela Pila
4.16.1. Datos generales
fc'=21MPa (Hormigon).
fv = 420MPa (Acero de refuerzo).

. kN
Capacidad portante del suelo=260 Tz

4.16.2. Dimensionesdela Pila

VISTA FRONTAL VISTA LATERAL
2.70 2.70 ’2_6:;
Ky = i = i Q
725 . M g
i I =TT

6.65

7.90
1)
>
o1
a
1)

7.15

Yy
A

Yy

A

0.50

1.00
0

Fy

A
S
A

8.40 4.20

4.18.3. Andlisisde cargas
a) Carga permanente dela subestructura-Pila (DC sub)

cabezal = 42,12 kl.\;
m

columna = 13,62 %

b) Carga per manente de la superestructura (DCsuper)
Viga exterior = 984,40 kN

Vigainterior = 1011,80 kN

c) Capaderodadura (DW)
Vigaexterior =750kN
Viga interior = 74,10 kN
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d) Sobrecarga vehicular (LL)

15m

145 KN 145 KN
‘ 35 KN

‘ 4,30m 4,30m |

145 KN 145 KN

‘ 4,30m

35 KN

430m

|
!

Reacciones:
Riamisn = 394,37kN
Rcm rgacarril — =279kN

Carga por linea de rueda:
394,37
P=09+133 (-2—) = 236,03 kN

Sobrecarga de carril:

1 kN
w=09+(279); =837 -

Cargasenlapila
Viga exterior = 482,11 kN
Vigainterior = 482,11 kN

€) Fuerza de Frenado (BR)
0,25(35 + 2 145) =81,25 kN

P P
1.80

W

P
R

1.80

—>

P

— |

=

V-]

0,05(325 +9,30+302) =44,15 kN

HBR = 81,25 kN

f) Viento en la superestructura (W Ssuper)

| 60°
|
CABEZAL PILA 7/

EJE VIGA

Vistaen planta
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Long tributaria = 30m

Areatributaria = 2,21 « 30 = 66,30 m?

Presiones Basicas de disefio (Mpa)
Angulo |carga lateral| carga
grados lateral |longitudinal

0 0,0024 0
60 0,0008 0,0009

En direccion transversal:
Hy ssuper = 89,51 kN
En direccion longitudinal :
Hyssuper = 33,56 kN

g) Viento en la subestructura (WS sub)
Presion bésicadel viento: 0,0019 MPa

En direccion transversal:
Hysoup = 7,30 kN

En direccién longitudinal :
Hy ssuper = 22,15 kN

h) Viento sobrelos vehiculos (WL)

Componente del viento (N/mm)

Angulo |componente [componente
grados normal paralela

0 1,46 0

60 0,5 0,55

En direccién transversal:

Hy,, =438kN
En direccion longitudinal:
HWL = 16,5 kN
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i) Carga hidraulica-Presion deflujo (WA)
P =514 %107*CpV?
HWA = 20,25 kN

RESUMEN DE CARGAS

Hwe HwL  Her
G <G
v HWSsup HWSsup £
DCsuper G &E? I g
Vow gl & E o
o
Vi = 8
— M
Hwssub
Hwssub
Col. 1 Col. 2 Hwa
£
£ N
g 13|
wlg
T9)
©
N

DIRECCION LONGITUDINAL

DIRECCION TRANSVERSAL
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4.16.4. Disefio de los elementos estructurales
El andlisis estructural de la pilatipo portico se realizd con el programa sap2000 v.12, para

las combinaciones de carga I, 111 y V (ym &x.).

4.16.4.1. Disefio del cabezal
4.16.4.1.1. Céalculo armadura a flexiéon
Mu = 300796 kN cm As = 66,77 cm?

b =135cm g =0,110 <0,42
h =130cm ASpin = 28,44 cm?
rec =5cm Usar: 14 0 25mm

4.16.4.1.2. Disefio por Cortante

Vu =1297,46 kN

Ve=0,166/fc' ebed

Vc=1283,85 kN

Vu<=0/5qVc

1297,46 kN >577,73 kN ...Requiere Av

(——Vc) S

fyed
Adoptando: s = 25cm

Av= 0,75 cm?

Av=

Armadura minima

Jre

Avmin =0, 083—b oS

Avmin = 3,06 cm?
Usar: @ 10mm c/25cm (estribo de 4 piernas)
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4.16.4.2. Diseilo de columnas
En la siguiente tabla se muestran las solicitaciones, en la columna critica (1).
Para considerar los efectos de esbeltez de la columna es necesario separar 10s momentos

producidos por cargas gravitacionales y |os momentos producidos po r cargas laterales.

Solicitaciones en la base dela columna 1

Combinaciones Mu [KN em] Pu
de carga Transversal Longitudinal [KN]
Grav.(b) | Lat.(s) | Grav.(b) Lat.(s) [Grav + Lat
Resistencia | -91,22 -4,29 0,00 -408,74 | -3678,92
Resistencia III | -59,10 [ -198,83 0,00 -207,88 | -2481,88
Resistencia V | -93,88 | -59,83 0,00 -374,71 | -3409,22

El andlisis se realiza en las dos direcciones transversal y longitudinal, se muestran los

célculos parala combinacién de carga Resistencia l

4.16.4.2.1. Anélisis en direccién transver sal
leabezar = 0,247163 m*
I.o; =0,0256239 m*

Z (é) col

Go=—77 —0100
3 (1) 100
G,=1
Del monogramade lafig. C4.6.2.5-1 setiene:
K =118
Kslu

—— = 31,10 = 22 Entonces se debe considerar |os efectos de esbeltez [Art.5.7.4.3]

K;—f” = 31,10 < 100 Método de amplificacion de momentos es aplicable [Art.5.7.4.3]
Ecxlg

El= 20 _ 192842k—No m*
1+pd m?
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Calculode &,

Pe = n—zi
(K = lu)?
Pe = 43506 kN
5y =—= =113
1 _2Pu
¢ Y Pe
Calculode 6

Este factor se calcula como para elemento arriostrado [Art.4.5.3.2.2b]
K =1,00

o — m2eFEl
T K )2
Pe = 60691 kN

Cm
o, = — Py — 1,09
1 - m
El momento magnificado en direccidn transversal es:
Mycr = Osp o Myse + Spr o My
My = 104,28 kKN e m

4.16.4.2.2. Analisisen direccion longitudinal

K =210 [TablaC4.6.2.5-1]

K;—f” = 55,34 = 22 Entonces se debe considerar |os efectos de esbeltez

K;—f” = 55,34 < 100 Método de amplificacion de momentos es aplicable
Célculode 65
m2El

Pe =~y
Pe =13762 kN

1
55 = ]__W = 1,55

¢ Pe
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Calculode 6

Este factor se calculacomo paraelemento arriostrado [Art.4.5.3.2.2b]

K =1,00

e — m2El
(K *lu)?

Pe =60691 kN

Cm
Sp =—py, = 1,09
1=gPe

El momento magnificado en direccion longitudinal es:

Mye1 = 53t°Musl+ 5bt° ub 1
M.t = 633,07 kN e m

El momento resultante magnificado en la columna es:

My =\ My, t2 + 1VI1/LCZ2

M, s = 642,07 kN «m

Analizando para las otras combinaciones de carga se tiene:

Combinacién ol-] 0 Mu [kN em] Muc Pu
de carga [transversal [longitudinal| transversal longitudinal
(b) | s) | (b) | (s) |grav. (b) | lat(s) |[grav. (b) | lat (s) [ KNem| KN
Resistencia I | 1,09 | 1,13 ] 1,09 [ 1,55 | 99,24 4,83 0,00 ]635,05]642,07]3678,92
Resistencia III | 1,06 [ 1,08 | 1,06 | 1,31 | 62,51 [214,67 | 0,00 [271,30|387,86]2481,88
Resistencia V [ 1,08 [ 1,12 1,08 [ 1,49 | 90,67 | 66,79 0,00 [557,891579,68]3409,22

4.16.4.2.3. Disefio de la armadura a compresion
Se adoptala cuantiaminima p = 0,01
fc'=21MPa

fy=420MPa

y =0,90

h=D =0,85m

Ag = 0,567450 m?
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Verificacion - Resistencia |
Mu = 642,07 kN em
Pu =3678,92 kN

¢Pn  Mu
=¢Mn=‘Pu‘=0,l745m

e—
.=
p =001

e

0,205

Del diagrama de interaccion del ACI:

Pn ¢ _ 6005
fc'xAg h~

Pn =5522 3 kN

$Pn = 4142 kN
Pu<¢Pn

3678,92 kN < 4142kN

Verificacion - Resistencial Il
Mu= 642,07 kN *m
Pu =2481,88 kN

Del diagrama de interaccion del ACI :

Pn e
F*Ag. - 0,093
Pn =6023 kN
¢Pn =45173 kN
Pu < ¢Pn

2481,07 kN <4517 3 kN
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Verificacion - ResistenciaV

Mu=579,68 kN em

Pu =3409,22 kN

= PPn =‘Mu‘=0170m
¢Mn Pu ’

e

L=

p=0,01

e

0,170

De diagrama de interaccion del ACI :

Pn € 0004
fc'xAg h~

Pn =5600,7 kN

$Pn = 4200,5 kN
Pu<¢Pn

3409,22 kN <42005 kN

Por tanto:
As=peAg

As = 56,75 cm?
Usar: 20 020mm

4.16.4.2.4. Armaduratransversal - Estribos

bhe

— S
Av=>0,083y/fc' -, -
Jf fy

smax < h = 85cm < 30cm
Adoptando: s = 25cm
Av=1,92 cm?

Usar: @l2mmc/25cm
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4.16.4.3. Diseflo de la zapata

L as reacciones obtenidas a partir del andlisis en el programa informéatico (SAP2000 v.12) se

muestran en la siguiente tabla.

Reacciones en la base dela columna

Combinaciones Columna 1 Columna 2
de carga Mu [KNem] Pu Mu [KNem] Pu
Transversal|Longitudinal] [KN] [Transversal|Longitudinal| [KN]
Resistencia | -95,51 -408,74 -3678,92 73,79 -408,74 -3677,99
Resistencia III -257,93 -207,88 -2481,88 -156,82 -207,88 -2343,56
Resistencia V -143,75 -374,71 -3409,22 9,74 -374,71 -3368,75

4.16.4.3.1 Analisisen direccion longitudinal (respecto a la zapata)

Se analiza la combinacion de carga més desfavorable Resistenciall

878,28 KN/m

TENSIONES DE CALCULO

3678,92 KN

I I
| |
| | -95,51KN*m
Il Il

3677,59 KN

I I
| |
| 173,79KN*m
Il Il

DIAGRAMA DE FUERZA CORTANTE

873,27 KN/m

2734,43KN

-2739,16KN

DIAGRAMA DE MOMENTO FLECTOR
-3770,21KN*m

-939,02KN W

—=ry

507,36KN*m

N

504,71KN*m
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Verificacion ala Capacidad de carga del suelo

2 %4
e = = (162
fmix = 257,18 ﬁ

z v
fmm e b (]- - _)
fmin = 255,80 53

fmax < frsuelo

257,18 ¥ < 260%Y _..Si cumple.
m m

Verificacion al Cortante

Vu = 2366,22 kN (En la cara de lacolumna)
Vc=0166</fc'ehed

Vc=2923,74 kN

Vu<sdqVc

2366,22 kN <2631,36 kN ...Si cumple

Verificacion al Punzonamiento
Vc—(017-|—033)w/ eb,ed <033/fc'*bed

by =1(Deoy +4d)

b, = 554,491 cm

Vc=767254 kN

Vu=Pu—fe4,

Vu =3167,29 kN

Vu<qlc

3167,29 kN <6905,29 kN ...Si cumple
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Célculo armadura a flexion- Momento Negativo
Mu= 377021 kN *cm As = 146,93 cm?

b =420cm % = 0,134 £0,42
h =100cm ASpin = 92,42 cm?
rec =75cm Usar: 30 025mmc/1l4cm

Célculo armadura a flexion -M omento Positivo

Mu = 18551 kN * cm As =5,32cm?

b =280 cm g = 0,006 < 0,42

h =100 cm ASpin = 31,5 cm?

rec =75cm Usar: 17 016mm c/25cm

4.16.4.3.2. Andlisisen direcciéon Transversal (respecto ala zapata)

Se analizala combinacion de carga méas desfavorable Resistencial

TENSIONES DE CALCULO
3678,59 KN

[ [
[ [
[ [
[ 1 408,74KN*m
1 1
737,04 KN/m
1014,83 KN/m

V, =752,17KN
M, = 134591 KN *m

Verificacion al Cortante
Vc=0,166/fc'ebed
Vec=1228,67 kN

Vu<qlc

752,17 kN < 1105,80 kN ...Si cumple
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Célculo armadura aflexion
Mu = 134591 kN e cm As = 39,62cm?

b =1765cm g =0,067 <042
h =100cm ASpin = 29,78cm?
rec =75cm Usar: 9 25mm c/20cm

Armadura de contraccion y temperatura
As=0,0015 Ag

As = 15 cm? (En ambas caras)

Usar: @lemm c/25cm (Por cara)

4.17. Disefio del aparato de apoyo de neopreno
a) Reaccion maxima de servicio

N =990,6 KN

b) Acciones horizontales
H = 13,54 KN (Fuerzade frenado)

c) Predimensionamiento

a=N
B
Para el tanteo se asume:
fn =10 MPa
El areade tanteo es:
A =990,6 cm?
El lado mayor de la placa se estima con:
a=vA
a = 31,47 cm?

a = 30 cm? (Adoptado)
Se adopta el espesor delaplacae =1,5 cm

Verificando la condicion:
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a
12<e<22

a

12 < - < 22 ...Sicumple

d) Fatiga maxima admisible
a
Bn < 0,60 . <13,2MPa

Bom =12 <1372
Brnm =12 MPa

e) Arearequerida
_ N
B ﬁnm
Ayeq =825 cm?
Areq
a
b=275cm
b =30 cm (Adoptado)

Areq

b =

f) Verificacion fatiga admisible
N
:Bn - arb

frn =11,01 MPa <12 MPa ...Si cumple

g) Distorsion
H
H=aehea
u=0,167 <1,20...Sicumple
pd
U
h=420cm

Se adopta 3 placas de neopreno de 1,5 cm y 2 chapas de 2,5mm
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h) Rotacion

e 3
0=33(3)
Q =0,09rad
nQ = 0,27 rad

i) Friccion
A <040
N —_— l

0,0137 <0,40 ...Si cumple

j) Tension detraccion en las planchas

e
,Ba = OJSEETL

B, =54 MPa <140 MPa ...Si cumple

k) Dimensionesfinales

a=30cm
b=30cm
h=5cm

153



4.18. Dados de Apoyo

a) Verificacion por fuerza de Agotamiento de Compresion

Datos

A., =900cm?
A, =2500cm?
f.q = 14MPa

Ac
Nu=Ac*fa" IA_ <33efcqa*Ac

co

Nu = 2100kN < 4158kN

Nu = 2100kN

Verificacion:

Nd < Nu

1483,6 kN < 2100kN ...Si cumple

b) Armadura transversal en los dados
Datos
Nd = 1483,6 kN (Solicitacion actuante)

a =50cm
ag =30cm
fy =420MPa
03N 220

Asa =

fy
Ay, = 4,24 cm?
Ay = 1cm? (¢ = 8mm)
n°® =424 =5
esp =10cm

Usar: 5 ¢p8mm c/10cm
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5. CONCLUSIONESY RECOMENDACIONES

Unavez finalizado € Proyecto Disefio de ingenieria del Puente Vehicular Juntas-Alisos, se
llega alas siguientes conclusiones y se efectlian recomendaciones.

5.1 Conclusiones

e Con la construccién del “Puente Vehicular Juntas -Alisos” permitird garantizar un
camino de transitabilidad permanente en la zona del proyecto, beneficiando a las
comunidades del &rea de influencia, contribuyendo a desarrollo socia y econémico
delaregion.

e Se ha alcanzado los objetivos planteados con la reaizaciéon del disefio del Puente
Vehicular Juntas-Alisos regido basicamente por la norma AASHTO LRFD en su

version 2004.

e Los estudios de ingenieria basica son importantes para la elaboracion del proyecto y
se congtituyen e primer paso pararealizar € disefio de ingenieria. En éste trabajo se
efectuaron los estudios de topografia, hidrologia e hidraulica, estudio de suelos y
ambiental necesarios para el desarrollo del presente proyecto .

e La socavacion es un factor muy importante a considerar, para evitar falas en la
estructura. En la zona de estudio, de acuerdo a los pozos excavados € suelo esta
conformado por material erosionable, motivo por e cua se las fundaciones de la

subestructura estan por debajo de la profundidad de socavacion estimada.

e Con € andlisis de aternativas propuestas se ha seleccionado la aternativa de:
puente con vigas | de hormigdn pretensado por cuanto se ha concluido que es la
solucion mas econdmica y viable técnicamente para el proyecto.

¢ Redlizado @ disefio estructura de la alternativa elegida se ha efectuado los planos
constructivos de la superestructura y subestructura del puente, donde se muestran
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sus dimensiones, detalles de refuerzo, especificaciones constructivas de cada

componente.

El presupuesto total del proyecto es de 2°556.524,11 Bs teniendo un costo por metro
lineal de 4060 $us/m, que se encuentra dentro de los estandares de precio normales
para éste tipo de estructura.

El tiempo de gjecucion del proyecto segun € cronograma es de 245 dias calendario.

La calzada compuesta por dos carriles de 3,65m, con un ancho total de 7,30m ha

sido adoptada a requerimiento de lainstitucion encargada del proyecto.

Para el presente proyecto no se ha considerado el uso de lalosa de aproximacion al

puente por cuanto significa un costo adicional que elevael costo del proyecto.

5.5. Recomendaciones

Los encofrados no seran desmontados hasta que el concreto se haya endurecido o
suficiente, de tal manera que pueda sostener su propio peso en forma segura, asi
como las cargas adicionales a las que esté sometida a estructura durante €l periodo
de construccién. Los encofrados serdn desmontados sélo con la aprobacién de la

Supervision

Se debe tener especia cuidado a momento de realizar las excavaciones, de no
excavar por debagjo del nivel de fundacion previsto para no aterar la consistencia

del terreno natural de base.

Latransferencia de la fuerza pretensoraa hormigén de la viga pretensada no sera
aplicada hasta que el concreto haya alcanzado como minimo la resistencia
especificada, de 24,5 MPa.

156



Antes de la gjecucion del proyecto, se recomienda que s e realice una verificacion
de los costos de los materides y mano de obra, esto debido a la constante
variacion de los costos de los materiales con el transcurso del tiempo.

Todo material extraido que no sea usado como relleno, debera ser transportado
hacia otro lugar de modo que no afecte la capacidad del cauce, ni la construccién

delaobra.

No se harén los vaciados de hormigon antes de verificarse, mediante los ensayos
respectivos, que los tipos de mezclas propuestos cumplen con los requerimientos
de resistencia y calidad detallados en las especificaciones técnicas y que estan

aprobados por la supervision.

Se recomienda la construccién de la viga en las cercanias de la zona de
emplazamiento, para que una vez adquirida la resistencia de disefio, pue da ser
lanzada hasta su posicion final por medio de gruas, para este caso se puede contar
con un encofrado inferior que cubra todo € tramo o una pista de hormigon

especialmente realizada paratal efecto.

Todas las barras de refuerzo antes de usarlas deberan estar libres de defectos y
completamente limpias, es decir sin polvo, pintura, 6xido, grasas o cualquier otra

materia que disminuya su adherencia.
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