CAPITULO I.
INTRODUCCION

1.1. ANTECEDENTES

El Departamento de Tarija con una superficie de 37.623 Km2. (3,42% del
territorio nacional), cuenta con una poblacion aproximada de 391.226 habitantes
segun datos del Censo Poblacional de 2002, lo que constituye aproximadamente el
4.73 % de la poblacion nacional, con una poblacion econémicamente activa del 53
% y una tasa de crecimiento del 4.43 %, ligeramente superior al promedio nacional
que es del 2.74 %.

Tarija ha demostrado en los dltimos afios un gran dinamismo, reflejado por
ejemplo en el incremento de su tasa de crecimiento poblacional y en el aumento de
su tasa de crecimiento del Producto Interno Bruto, sin embargo se debe mencionar
que el porcentaje de migracion y el abandono a tierras potencialmente fuertes en
las zonas altas es grave, toda vez que estas migraciones anuales alcanzan cifras
considerables y que estas zonas estan siendo abandonadas, no por falta de
produccion, sino por falta de infraestructura de apoyo a la misma, por falta de
medios econdémicos y por la falta de vinculacion caminera y aislamiento en que se
encuentran.

La Subprefectura de la provincia Cercado, esta ejecutando la apertura y
construccion del tramo caminero Pinos — Calderillas — Abra La Patanca, esta
nueva via permitira unir la ciudad de Tarija pasando por San Andrés, Pinos,
Calderillas, Abra La Patanca hasta Villazén frontera con la republica Argentina.
Esta nueva ruta caminera se constituira en una alternativa real para unir la ciudad
de Tarija con la poblacion fronteriza de Villazén, ademas permitira acortar de
manera considerable la actual distancia existente por la ruta Iscayachi; el tramo
que se encuentra en actual ejecucion tiene una longitud de 30 kilometros y parte

desde la comunidad de Pinos — Calderillas — hasta Abra La Patanca.



1.2. PROBLEMATICA ACTUAL

Los caminos vecinales, para muchas comunidades son de vital importancia, ya que
viene a constituirse en el medio mas importante para el desarrollo e integracion de
las mismas. Con la existencia de caminos vecinales los productores podran
comercializar su produccion excedentaria a los diferentes mercados de abasto, y de
esta manera, incrementar sus ingresos economicos por la venta de sus productos.
Sin embargo, esta posibilidad se ve frustrada ya que actualmente las Comunidades
de Calderillas Grande y Calderillas Chica no cuentan con una infraestructura
caminera transitable en toda época del afio con conexion a los principales mercados
de comercializacion; ya que la infraestructura existente es una senda en pésimas
condiciones y en estado intransitable, ademas de tener que a travesar dos rios
(Pinos y Calderillas) que en épocas de crecidas conllevan caudales importantes. Por
lo que las familias se ven obligadas a trasladarse caminando o en caballo hasta la
Comunidad de Pinos Sud, para luego tomar un medio automotor para transportarse.
Por otro lado, las familias de la Comunidad de Pasajes actualmente tienen una
buena infraestructura caminera mediante la carretera principal Tarija — Villazon,
pero este tramo es muy largo ya que se debe recorrer aproximadamente 100 Km.
Lo que ocasiona grandes costos de tiempo y de transporte para los productores de
esta Comunidad.

En este sentido las Comunidades Beneficiarias con la Construccion del Puente
sobre el Rio Pinos, solucionarian los problemas de marginamiento, largos tiempo
de viaje, necesidad de integracion con ciudades capitales y demanda de los
agricultores de la zona de una via interprovincial, debido a que cuando un pueblo
cuenta con una via ininterrumpida, propicia a que sus habitantes puedan visitar
pueblos vecinos y viceversa, esto permite que exista comunicacion entre pueblos
dandose lugar al intercambio cultural y social entre los mismos; ademas se debe
pensar que siendo los productos del campo el principal sustento de las familias
campesinas, es de suma importancia para los productores el acortar y mejorar los
largos y penosos viajes a lomo de animales que realizan con sus productos, para
llegar muchas veces, no a los mercados principales, sino a mercados intermedios

donde los productos se venden a menores precios; por lo tanto, es importante que



toda regién pueda elegir libremente los mercados de consumo que mas le convenga
y movilizarse en cualquier época del afio.

1.3. JUSTIFICACION
La planificacién de vias de comunicacion como alternativa de mejoramiento
econdmico, es indispensable en toda region por el impacto que éstas producen en
el desarrollo de los pueblos, por la incidencia que representa el transporte en el
costo de los productos y en la conservacion de los mismos, lo que se hace notable
bajo la influencia del mejoramiento o construccion de una via de acceso que
permita el fluido transito hacia los mercados de consumo en toda época del afio.
Una de las razones que justifican la construccion del puente sobre el Rio Pinos
radica basicamente en que los habitantes o familias requieren un camino vehicular
estable durante todo el afio, y en especial en épocas de crecidas, con el objeto de
acceder a los mercados de abasto para poder comercializar sus productos tanto
agricolas como pecuarios, y con estos mismos ingresos poder acceder a otros
productos que no se producen en la zona y de esta manera poder tener una
alimentacion mas balanceada y equilibrada.
Asi mismo, la construccion del puente sobre el Rio Pinos, facilitara a los
comunitarios a trasladarse a los centros de atencion médica, cuando se presenten
emergencias, ya que las comunidades beneficiarias no cuentan con servicios de
salud.
También podemos mencionar que las poblaciones tienen una produccién
excedentaria que no es consumida por los productores, lo que implica que este
excedente de produccion necesita ser comercializada. Para poder comercializarse
se requiere contar accesos en toda época del afio y comercializar los productos
tanto agricolas como pecuarios hacia los mercados de abasto tanto
interprovinciales como departamentales. Al contar con un puente que conecte las
provincias con los centros de abasto los productos llegan rapido a los diferentes
mercados y son comercializados en buen estado, directamente al consumidor final
o al intermediario final, y de esta manera también se reducen las pérdidas de

postcosecha por la comercializacion de los productos en el tiempo adecuado.



1.4. OBJETIVOS
1.4.1. OBJETIVO GENERAL

Disefiar el puente vehicular sobre el rio Pinos logrando de esta manera la
accesibilidad en toda época del afio a las comunidades beneficiarias,
permitiendo con ello, tener acceso a servicios y llegar con los productos a

los mercados de consumo, disminuyendo el riesgo de sufrir pérdidas.

1.4.2. OBJETIVO ESPECIFICO

Determinar la mejor alternativa de estructura que se adecue a las
necesidades planteadas.

Realizar trabajos de campo que permitan elaborar los planos topograficos
los cuales proporcionen informacion de base para los estudios de
hidrologia e hidraulica, geologia, geotecnia, asi mismo, posibilite la
definicion precisa de la ubicacion y las dimensiones de los elementos
estructurales, y establecer puntos de referencia para el replanteo durante la

construccion.

Elaborar estudios que permita establecer las caracteristicas hidroldgicas de
los regimenes de avenidas maximas y extraordinarias y los factores
hidraulicos que conllevan a una real apreciacion del comportamiento
hidraulico del Rio Pinos, que permiten definir los requisitos minimos del
puente y su ubicacion optima en funcion de los niveles de seguridad o
riesgos permitidos o aceptables para las caracteristicas particulares de la
estructura.

Interpretar las caracteristicas geotécnicas, es decir, la estratigrafia, la
identificacion y las propiedades fisicas y mecéanicas de los suelos para el
disefio de cimentaciones estables.

Realizar el disefio estructural del puente, tanto, de la subestructura como
de la superestructura, de manera que cumpla con la normativa establecida
para el calculo.

Elaborar el anélisis de costos y definir un plan de trabajo, que contemple
un cronograma de actividades teniendo de esta manera una aproximacion

de tiempo de ejecucion de la obra.



e Llenar la ficha ambiental correspondiente.
1.5. ALCANCE
La propuesta contempla establecer la mejor alternativa y su desarrollo en funcion

del marco de referencia propuesto anteriormente.

Se definira en funcion ingenieria basica,(hidrologicos, de suelos, topograficos e
hidraulicos) el mejor lugar de emplazamiento del proyecto. Teniendo en cuenta un
emplazamiento de menor longitud posible del puente y con la ubicacion
estratégica para hacer que cumpla con las normas correspondientes, determinando

de esta manera la mejor alternativa, técnico, econémico, ambiental y cultural.

El estudio topografico contemplara Levantamiento topogréafico general de la zona
del proyecto, documentado en planos a escala con curvas de nivel a intérvalos de 1
m y comprendiendo 100 m. a cada lado del puente en direccion longitudinal
(correspondiente al eje de la carretera) y en direccion transversal (direccion del
rio). Se realizaran secciones verticales tanto en direccion longitudinal como en
direccion transversal. Los cuales indicaran los accesos del puente. También se
realizard el levantamiento del fondo del rio y se indicara en planos la direccion del
curso de agua y los limites aproximados de la zona inundable en las condiciones
de aguas maximas. Se estableceran las cotas de puntos referenciales, puntos de
inflexion y puntos de inicio y término de tramos; ubicacion o colocacién de Bench

Marks. Para el posterior replanteo de la estructura en la etapa de construccion.

El estudio hidroldgico e hidraulico estara compuesto por el reconocimiento del
lugar en la zona de cruce. Se realizara la recoleccion y analisis de informacién
hidrométrica y meteoroldgica existente; esta informacion sera proporcionada por
el Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia SENAMHI. Se tomaréa en
cuenta la caracterizacion hidroldgica de la cuenca, considerada hasta el cruce del
curso de agua; en base a la determinacion de las caracteristicas de respuesta lluvia
- escorrentia, y considerando aportes adicionales en la cuenca, se analizara la
aplicabilidad de los distintos meétodos de estimacion del caudal maximo.
Posteriormente se hard una evaluacion de las estimaciones de caudal maximo;

eleccion del resultado que, a criterio ingenieril, se estima confiable y I6gico.



Una vez calculado el caudal maximo se procederd a la determinacion del perfil de
flujo ante el paso del caudal de disefio a lo largo del cauce. Determinacion de las
caracteristicas hidraulicas del flujo; estas comprenden la velocidad media, ancho
superficial, area de flujo, pendiente de la linea de energia, nivel de la superficie de
agua, cuyos valores son necesarios para la determinacion de la profundidad de
socavacion. También se determinard las profundidades de socavacion general, por

contraccion, local y total. Se evaluaran estas estimaciones.

Los estudios Geoldgicos y Geotécnicos comprenderan Revision de informacion
existente y descripcion de la geologia a nivel regional. Definicion de las
propiedades fisicas y mecanicas de suelos y/o rocas existentes en la zona de

emplazamiento.

Los ensayos de campo en suelos y/o rocas. Estara comprendido por un ensayo de
SEV’s en la seccion de emplazamiento del puente. Posteriormente a la realizacion
de los ensayos pertinentes se definird el tipo y la profundidad de cimentacion

adecuados.

Se analizara todas las cargas actuantes en la estructura de la manera mas precisa
posible tomando en cuenta las acciones estéticas y dinamicas que corresponda. Las
cargas estaran coherentemente seleccionadas para el tipo de estructura a disefiar.

Una vez estimadas las acciones probables se procedera al andlisis de esfuerzos
calculandose en esta instancia las solicitaciones maximas y/o minimas en los
elementos estructurales, segun corresponda de manera que nos produzcan las

situaciones mas desfavorables.

Concluido el andlisis de esfuerzos se procedera al dimensionamiento de los
distintos elementos de la estructura, basandose en la normativa AASTHO LRFD
2004 (American Asociation of State Highway and Transportation Officials), cuya
aplicacion esta dirigida a puentes carreteros, cuyo objetivo primordial es de

proporcionar requisitos minimos necesarios para velar por la seguridad publica.

También, se redactaran las especificaciones técnicas correspondientes a cada una

de las actividades que habran de realizarse en la ejecucion, dichas especificaciones



deberan cumplir con los requisitos minimos especificados por la normativa

correspondiente a cada una de ellas.

Se elaborara un analisis de costo de manera que nos permita estimar un

presupuesto por item y general de la obra.

Se llenara una ficha ambiental de manera que se pueda categorizar el impacto
ambiental causado en la zona, dicha ficha ambiental estara acompariada por una

matriz de impactos coherente con los estudiado.

Se elaboraran los planos de cada elemento estructural disefiado y constructivo, en
los mismos se estableceran los detalles de disposiciones de armaduras dimensiones

de las piezas y estaran a una escala adecuada.



CAPITULO Il
ASPECTOS GENERALES
DEL AREA DE INFLUENCIA DEL PROYECTO

2.1. UBICACION GEOGRAFICA DEL PROYECTO

El departamento de Tarija esta ubicado al sur

de la Republica de Bolivia; limita al norte con

Tarija

5~

el departamento de Chuquisaca, al sur con la
Republica de Argentina al este con la
Replblica de Paraguay y el oeste con
Chuquisaca y Potosi. ElI Departamento de
Tarija tiene 6 provincias, 11 Secciones
Municipales, 82 cantones y un gran ndumero

de poblaciones.
CERCADO
La provincia Cercado se encuentra situada

en el valle central del Deapartamento de

Tarija, su capital es la ciudad de Tarija.
Limita al norte y al oeste con la provincia
Eustaquio Méndez Arenas, al sur con la

provincia Avilés y Arce, al este con la

|
-

provincia Burnett O"Connor.

El lugar de emplazamiento mas aconsejable
|
PINOS 7 113 .
/1 para el proyecto ‘“Construccion Puente
H MY s
P £ Yegrra Norte A “’Q'Z'*T‘m'
: _i S ‘J’Yaﬂﬂ Centro

vehicular Sobre el rio Pinos” se encuentra
ubicado a 0.6 km. de la Comunidad de Pinos
Sud perteneciente al Canton Lazareto de la
Primera Seccion Municipal de la Provincia
Cercado del Departamento de Tarija, entre
las coordenadas geograficas y UTM que se

indican a continuacion:



Coordenadas Geograficas Coordenadas UTM

Latitud Sur (S) 210 44" 10.42> Norte (N) 7595060

Longitud Oeste (0) 0492 2145 Este (E) 306225

2.2. GEOLOGIA
Estratigraficamente el departamento de Tarija presenta una de las secuencias
geoldgicas mas completas del pais, desde el PrecAmbrico al Cuaternario.
El emplazamiento del proyecto perteneciendo a la provincia fisiografica de la
cordillera oriental es compuesta por montafias, serranias, colinas, valles,
piedemotes y llanuras.
Las montafias que constituyen el paisaje mas caracteristico de esta zona,
montafias se caracterizan por presentar fisonomia de aspecto masivo, cimas
variables, divisorias de aguas poco discernibles y con grado de diseccion de
ligero a muy fuerte. Las pendientes oscilan de 30 a 90%, generalmente con
mucha rocosidad y pedregosidad superficial. La litologia es variable: se
encuentran areniscas, limolitas, lutitas, arcillitas, cuarcitas, conglomerados y
pizarras de origen sedimentario y metamorfico.
También se presentan serranias que son altas, medias y bajas, de formas
elongadas con cimas subredondeadas, irregulares y divisorias de aguas
perfectamente discernibles; la diseccidn varia de moderada a muy fuerte, donde
las pendientes varian entre 30 y 60%. La cantidad de piedras y rocas
superficiales varia desde poca a mucha. EI material a partir del cual han sido
modeladas las serranias es preponderantemente de origen sedimentario, como
areniscas, lutitas, limolitas y conglomerados, con intercalaciones de rocas
metamorficas como cuarcitas y pizarras.
Las colinas son altas, medias y bajas, presentando normalmente cimas
subredondeadas a redondeadas, con divisoria de aguas poco discernibles. Son
ligeramente a fuertemente disectadas con pendientes de 15 a 90%, con mucha
rocosidad en la superficie y abundante pedregosidad superficial.
Los valles constituidos por materiales coluvio-aluviales. Las pendientes son
menores a 5%, con poca pedregosidad superficial. Los suelos son

moderadamente profundos a muy profundos, con signos de erosion hidrica



2.3.

2.4.

ligera, moderadamente bien a bien drenados, pardos y pardo rojizo oscuros, con
texturas franco arcillo arenosas a franco arenosas. Generalmente la
disponibilidad de nutrientes es baja.

CLIMA

El departamento de Tarija presenta varios tipos climaticos, determinados por la
orografia, altitud sobre el nivel del mar y orientacion de las pendientes. En
general, el verano se caracteriza principalmente por vientos dominantes del sud-
sudeste, una temperatura y humedad relativa alta y masas de aire inestables,
produciéndose precipitaciones aisladas de alta intensidad y corta duracién. Por
otro lado, el invierno se caracteriza por temperaturas y humedad relativa
generalmente bajas y la ausencia de precipitaciones. El invierno también esta
asociado a la llegada de frentes frios provenientes del sur (Patagonia,
Argentina), llamados "surazos”, que traen consigo masas de aire frio, dando
lugar a veces a precipitaciones de muy baja intensidad pero de larga duracion,
principalmente en el Subandino y la Llanura Chaquefia, y a caidas abruptas de
temperatura de un dia al otro.

La identificacion climatica se ha realizado segun Thornthwaite sélo a través de
su indice principal, el indice Hidrico o indice de Humedad. De esta manera se
logra una aproximacion general a los principales tipos climaticos existentes, se
pudo constatar que el clima dominante en esta regio es el clima arido el mismo
que se subdivide en arido con temperaturas altas y arido con temperaturas bajas.
El &rido con temperaturas altas (la temperatura media anual alcanza a 23 °C) se
ubica en el extremo este del departamento, en la Llanura Chaquefia (Ibibobo,
Crevaux y Esmeralda), y el arido con temperaturas bajas (media anual menor a
14 °C) en el oeste de la Cordillera Oriental (El Puente, Tojo y Yunchard).
VEGETACION

La cobertura vegetal en el departamento de Tarija presenta diferencias
importantes en las tres provincias fisiograficas.

Integrando variables fisiograficas, meteoroldgicas, altitudinales, de fisonomia y
la composicién floristica dominante, se diferencian 10 tipos principales de
vegetacion que se indican en el Cuadro 1 y se describen con mas detalle.

La Cordillera Oriental esta cubierta por 5 tipos de vegetacion: pastizales y

arbustales altoandinos, pajonales-arbustales y matorrales-pastizales, bosques
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montanos nublados, matorrales xerofiticos de los valles interandinos y

matorrales y bosques del Chaco Serrano.

La vegetacion no solo juega un importante rol ecoldgico en el ecosistema, sino

que ademas provee de mdltiples productos. El territorio departamental presenta

varias comunidades vegetales, con una diversidad floristica variada, que

permite una amplia gama de usos: el 48% de las especies identificadas se usa

como forraje, el 9% tiene uso medicinal, mientras porcentajes menores se usan

como combustible, para madera, uso artesanal o ornamental.

Cuadro 2.1. Principales tipos de vegetacion de la provincia fisiogréfica

perteneciente a la Cordillera Oriental y sus caracteristicas

Provincia Tipos de | Especies dominantes o | Altitud Clima
fisiografica | vegetacion [indicadores (msnm) Precipitacion | Temperatura
anual (mm) |media anual
€9)
Cordillera | pastizales y | Tholilla (Baccharis 3.000- 300 -1.000 [06-Dic
arbustales boliviensis) 4.700
Oriental altoandinos | Kanlli (Tetraglochin
cristatum)
Paja (Stipa ichu)
pajonales- Paja (Elyonurus cf 1.500- 400 -1.200 | Nov-19
arbustales, | tripsacoides) 3.300
matorrales- | Thola (Eupatorium
pastizales bunniifolium)
Pasto orqueta
(Paspalum notatum)
bosques Guayabo (Eugenia sp.) |1.200- 600 -1.700 |13-20
montanos 2.700
nublados Pino del cerro
(Podocarpus
parlatorei)
Pasto montefio (Tribu
paniceae)
matorrales [ Churqui (Acacia caven) | 1.700- 330-1.000 |14-17
xerofiticos | Taquillo (Prospis 2.600
de los valles | 51pataco)
interandinos [ pacto orqueta
(Paspalum notatum)
matorrales y [ Churqui amarillo 1.000- 200 -900 14-21
bosques (Prosopis ferox) 3.400
xerofiticos | Palqui (Acacia
del  Chaco | feddeana)
Serrano Cebil colorado
(Anadenathera
colubrina)
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2.5. ASPECTOS DEMOGRAFICOS
2.5.1. POBLACION DEL AREA DE INFLUENCIA DEL PROYECTO

La poblaciéon diferenciada por sexo en estas comunidades asciende
aproximadamente a 1.174 habitantes, de los cuales el 45% son hombres y
el 55% son mujeres, con un indice de masculinidad de 0,81 hombres por
cada mujer. Tal como se observa en el cuadro N° 2.

También es importante analizar la poblacion para cada una de las
Comunidades, en este sentido, con base a la informacién presentada en el
cuadro N° 2, se puede indicar que la Comunidad de Pinos Sud es la que
tiene un mayor nimero de habitantes, con 550, mientras que la comunidad
mas pequefia en cuanto a poblacion es Calderilla Chica, que tiene una
poblacién de 60 habitantes.

CUADRO N° 2.2.
POBLACION SEGUN SEXO
(COMUNIDADES BENEFICIADAS CON EL PROYECTO)

SEXO
COMUNIDAD TOTAL
HOMBRES | MUJERES

PINOS SUD 220 330 550
CALDERILLA GRANDE 198 192 390
CALDERILLA CHICA 30 30 60
PASAIJES 78 96 174
TOTAL 526 648 1.174
PORCENTAJE 45% 55% 100%
indice de Masculinidad 0,81 hombres por mujer

Fuente: Encuesta Comunal

Elaboracion: Subprefectura de la Provincia Cercado

2.5.2. ESTABILIDAD POBLACIONAL

La migracion junto con las tasas de natalidad y mortalidad son las variables
que determinan el crecimiento y la estructura de la poblacion.

Los movimientos migratorios en el territorio comunal se presentan de dos
maneras distintas: la migracion temporal y definitiva.

A continuacion se realizara un andlisis del tipo de migracion que se da en el

area de influencia del proyecto:
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2.5.2.1. Emigracion
a) Emigracion Temporal

La emigracién temporal, se da tanto en personas menores de los 20 afios
de edad, como en personas mayores a esa edad.
También se puede indicar que la migracion es proporcional de acuerdo al
namero de habitantes existentes en cada comunidad, ya que se observa que
la Comunidad de Pinos Sud por contar con un mayor nimero de habitantes
tiene un mayor nimero de emigrantes.
Entre las razones mas importantes para que se dé la migracion temporal, se
tiene, la falta de fuentes de trabajo y por falta de servicios educativos.
b) Emigracion Definitiva
Los riesgos climaticos en la produccion agropecuaria, la falta de acceso a
los centros de consumo para comercializar sus productos, los ingresos
monetarios bajos, la inexistencia de los servicios basicos (salud,
educacién, vivienda) entre otros, motivan, que los habitantes sientan la
atraccion por los bienes y servicios que ofrecen los centros urbanos, otros
lugares geograficos con mejores recursos naturales, que en definitiva
ocasionan que las familias abandonen sus comunidades y los pequefios
centros poblados; aumentando de esta forma la migraciéon campo — ciudad.
Se puede decir que la emigracion definitiva para las Comunidades
beneficiarias con el proyecto, representa un 1,19% del total de habitantes
existentes en estas Comunidades.
2.5.2.2.  Inmigracién

En relacidn al area de influencia del Proyecto, segun la encuesta comunal,
se conoce que la Unica Comunidad donde se dio la inmigracién fue la
Comunidad de Pinos Sud, donde lleg6 una familia procedente del Norte del
Pais, aunque de forma temporal.

2.5.3. COMPOSICION DE LA POBLACION SEGUN DIFERENTES
ETNIAS
En cuanto al area de influencia del proyecto, se puede decir que
actualmente casi la totalidad de la poblacion es de origen Mestizo/Criollo,
alcanzando un promedio de 97%, en tanto que el restante 3% son de origen
Quechua/Aymara. En el &rea de influencia del proyecto no existe ninguna

familia de origen Guarani. También se puede indicar que en la comunidad
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de Calderilla Chica, el 100% de la poblacién es de origen Mestizo/Criollo.

(Véase Gréfico N° 1).

GRAFICO N° 2.2
POBLACION SEGUN ETNIAS

3%

OMESTIZO/CRIOLLO BQUECHUA/AYMARA |

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion: Subprefectura de la Provincia Cercado

2.5.4. LENGUAJES QUE HABLA LA POBLACION
Mediante la encuesta Comunal, se constata que toda la poblacién actual de
las comunidades beneficiarias, es de habla espafiola, aunque se observa una
pequefia proporcion de familias de habla Quechua. La Comunidad que
cuenta con un mayor nimero de habitantes de hable quechua es Pasajes.
(\Véase cuadro N° 3).

CUADRO N° 2.3.

IDIOMA QUE HABLAN LAS FAMILIAS DE LAS
COMUNIDADES BENEFICIARIAS CON EL PROYECTO

IDIOMAS QUE HABLAN
COMUNIDAD ~ ] ]
ESPANOL | QUECHUA | AYMARA | GUARANI
PINOS SUD 1
CALDERILLA GRANDE 1
CALDERILLA CHICA 1
PASAJES 1 3

Ref.: 1= Toda la Poblacién, 2=La mayoria de la poblacion, 3= La mitad de
la poblacion y 4= La Minoria de la poblacion.

Fuente: Encuesta Comunal

Elaboracion: Subprefectura de la Provincia Cercado
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2.5.5. NUMERO Y TAMANO PROMEDIO DE FAMILIAS
El ndmero aproximado de familias directamente beneficiarias con la
Construccion del Puente son 192, siendo la Comunidad de Pinos Sud la
mas grande en cuanto al numero de familias, contando con 89 familias,
mientras que la Comunidad de Calderilla Chica s6lo cuenta con 10

familias.

CUADRO N° 2.4.
NUMERO APROXIMADO Y TAMANO PROMEDIO
DE LAS FAMILIAS

POBLACION NUMERO TAMANO
COMUNIDAD TOTAL DE FAMILIAS | PROMEDIO
PINOS SUD 550 89 6,18
CALDERILLA GRANDE 390 53 7,36
CALDERILLA CHICA 60 10 6
PASAJES 174 40 4,35
TOTAL 1.174 192 5,97*

* Promedio General = 5,97 miembros por familia.
Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion: Subprefectura de la Provincia Cercado

Con relacion al tamafio promedio de las familias, se puede indicar segln
informacion presentada en el Cuadro N° 4, que el tamafio promedio es de 6
miembros por familia.
2.6. ASPECTOS ECONOMICOS
2.6.1. TENENCIA DE TIERRAS

Con relacion al origen y tenencia de la tierra en el area de influencia del
proyecto, se puede indicar que la gran mayoria de las familias obtuvo sus
terrenos por la reforma agraria, en tanto que una pequefia proporcion de
familias obtuvo sus tierras por herencia. En el cuadro siguiente se observa
que el porcentaje de familias que obtuvo sus tierras por la reforma agraria
varia entre el 80% en la Comunidad de Pinos Sud, hasta un 93% en la
Comunidad de Pasajes.

De manera general, se observa que en el area de influencia del proyecto
(Comunidades de Pinos Sud, Calderilla Grande, Calderilla Chica y
Pasajes), el 88% de las familias obtuvieron las tierras por dotacion de la

15



Reforma Agraria, el 7,75% obtuvo sus tierras por herencia, mientras que

solo el 2,75% de las familias compro su tierra.

Por otra parte, la cantidad de tierras existentes en cada comunidad se

detallan en el cuadro que se presenta a continuacion segun el destino y/o

usos: CUADRO NF° 2.5.
CANTIDAD DE TIERRAS EXISTENTES
CANTIDAD DE TIERRAS (Ha.)
COMUNIDAD TIERRAS CULTIVABLES TIERRAS | 1oTAL
TIERRAS A TIERRAS A PARA

RIEGO SECANO PASTOREO
PINOS SUD 120 180 600 900
CALDERILLA GRANDE 38 50 2.800 2.888
CALDERILLA CHICA 0 6 2.500 2.506
PASAJES 0 40 1.900 1.940
TOTAL 158 276 7.800 8.234

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

2.6.2. PRINCIPALES ACTIVIDADES ECONOMICAS DE LA FAMILIA
Las principales actividades que se desarrollan y de las cuales dependen las

familias de las comunidades beneficiarias con el Proyecto, son la

agricultura y la ganaderia.

CUADRO N° 2.6.

PRINCIPALES ACTIVIDADES ECONOMICAS DE LAS

FAMILIAS
ACTIVIDADES ECONOMICAS (%)
COMUNIDAD B INDUSTRIAL/ CAZA/ TOTAL
GANADERIA | AGRICULTURA
ARTESANAL PESCA
PINOS SUD 47 52 0 1 100
CALDERILLA GRANDE 40 60 0 0 100
CALDERILLA CHICA 30 70 0 0 100
PASAJES 35 65 0 0 100
PROMEDIO 38% 61,75% 0 0,25% 100

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

Entre los principales productos que se cultivan en estas Comunidades se

tiene el maiz, papa, papalisa, trigo, arveja, poroto y quinua entre otros. Por

otra parte, entre los principales tipos de ganado que se produce en el area
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de influencia del proyecto, se tiene, bovino, porcino, caprino, ovino, aves,
etc.
2.7. ASPECTOS SOCIALES

2.7.1. DESCRIPCION DE LAS CARACTERISTICAS SOCIALES DE
LOS BENEFICIARIOS
a) Costumbres.
En cada region y en cada lugar se tienen sus propias costumbres y
tradiciones que lo identifican culturalmente a la poblacion y por ende a la
persona. Entre las costumbres mas sobresalientes de las comunidades
beneficiadas con el proyecto se tiene Afio Nuevo, Carnaval, Todos Santos,
Fiestas Patrias y Navidad, en el cuadro siguiente se detallan estas

costumbres.
CUADRO N° 2.7.
COSTUMBRES Y CALENDARIO FESTIVO
CALENDARIO
COMUNIDAD FESTIVO TIPO DE FIESTA
1 de Enero, 25 de Julio, 25 Afo Nuevo, San
PINOS SUD de Diciembre Santiago, Navidad

1 de Enero, Febrero,
Marzo — Abril, 2 de
noviembre, 25 de
diciembre

Afo Nuevo, Carnaval,
Pascua, Todos Santos,
Navidad

CALDERILLA GRANDE

1 de Enero, Febrero, 6 de | Afio Nuevo, Carnaval,
CALDERILLA CHICA Agosto, 2 de noviembre, | Fiesta Patria, Todos
25 de diciembre Santos, Navidad

1 de Enero, Febrero, 6 de | Afio Nuevo, Carnaval,

PASAJES Agosto, 25 de diciembre | Fiesta Patria, Navidad

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

b) Rol de los varones y mujeres dentro de la comunidad.

El rol de los hombres y mujeres dentro las comunidades rurales es
compartido, puesto que la mujer asume un papel importante en la
cooperacion de llevar adelante las actividades tanto agricolas como

ganaderas ayudando mutuamente al hombre.
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El rol de los varones, como en todas las comunidades rurales, es de atender
y cultivar las tierras, realizar las labores culturales de las tierras desde el
inicio en que se siembra hasta la cosecha del ultimo producto, cuidado de
animales, etc. Los roles de las mujeres, son mas que todo domesticas, pero
no se debe dejar de lado que en todo momento esta ayudando al hombre en
todo el proceso de produccidn, sin descuidar sus actividades en la casa.

Asi mismo, en este apartado se analiza la organizacion en las cuales el
hombre y la mujer participan. Tanto el hombre como la mujer son

protagonistas del desarrollo e impulso de sus comunidades.

CUADRO N° 2.8.
PORCENTAJE DE PARTICIPACION DEL HOMBRE
Y LA MUJER EN LAS ACTIVIDADES

ACTIVIDADES % DE PARTICIPACION
HOMBRE MUJER
Siembras 91 73
Contratacion 90 51
Cosecha 90 63
Toma de decision del destino de la produccion agricola 86 61
Toma de decision del destino del ganado 89 58
Pastoreo 75 48
Sanidad Animal 88 47
Relacién con instituciones u organizaciones de base 85 61
Ser Autoridad/Dirigente 85 71
Cuidado y mandado de los hijos a la escuela 63 83
Asistencia y llevado de los hijos al centro de salud 0 médico 76 93

Fuente: Encuesta Comunal.

Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

¢) Horarios y actividades.

Los horarios para realizar las actividades, no estan definidos, puesto que
para desarrollar la agricultura y la ganaderia se requiere una gran cantidad
de tiempo de dedicacién y esto lleva a que el hombre tiene que estar en
cualquier horario y cualquier dia sea feriado 0 no en las labores diarias de

atencion en todo el proceso de produccion.

En este sentido, en las Comunidades beneficiarias con el proyecto, las

labores de la casa comienzan a las 5:00 de la mafiana, para iniciar el trabajo
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agricola a las 6:00 de la mafana y terminar entre las 18:00 y 19:00 horas.

La actividad ganadera requiere un poco menos de dedicacién, ya que solo

se da de comer entre 2 a 4 veces al dia, en el caso del ganado menor y

cuidado del ganado mayor entre 2 a 3 veces por semana.

2.8. SERVICIOS BASICOS EXISTENTES

Contar con los servicios bésicos en cualquier comunidad, es de vital

importancia. Los servicios con que debe contar la poblacion son el agua

potable, energia eléctrica, salud, educacion y otros. Sin embargo, no todas las

comunidades son atendidas por el gobierno central y/o municipal,

debido a

muchos factores tales como falta de recursos financieros, descuido de las

autoridades centrales, entre otros factores. En este apartado se analiza si las

comunidades del area de influencia del proyecto cuentan con los servicios

anteriormente citados.

2.8.1. AGUA POTABLE

En cuanto a los servicios de agua potable en el area de influencia del

Proyecto, primeramente se realizara un andlisis por comunidad vy

posteriormente se realizara un analisis de manera general.

En el cuadro N° 9, se observa que la Comunidad que cuentan con agua

potable por cafieria con una cobertura del 60% es Pinos Sud. Mientras que

las Comunidades de Calderilla Grande, Calderilla Chica y Pasajes, no

cuenta con el servicio de agua potable por cafieria.

CUADRO N° 2.9.
CANTIDAD DE FAMILIAS CON Y SIN AGUA

POTABLE POR CANERIA

N° DE FAMILIAS

COMUNIDAD NEXAS:QL?ADSE CON AGUA | SIN AGUA
POTABLE | POTABLE
PINOS SUD 89 53 36
CALDERILLA GRANDE 53 0 53
CALDERILLA CHICA 10 0 10
PASAJES 40 0 40
TOTAL 192 53 139

Fuente: Encuesta Comunal.

Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado
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De manera general, con informacion presentada en el grafico N° 2, se
puede evidenciar que del 100% de las familias que habitan las
Comunidades beneficiarias con el proyecto, solo el 28% cuenta con agua
potable por caferia, familias que pertenecen a la Comunidad de Pinos Sud,

mientras que los 72% restantes no cuentan con este servicio tan esencial.

GRAFICO N° 2.3.

SERVICIOS DE AGUA POTABLE

OCON AGUA POTABLE BSIN AGUA POTABLE

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

Todas las familias que no cuentan con este servicio tan indispensable, se
ven obligadas a consumir agua del rio en la mayoria de los casos (75%), de

acequia en un 15%, y de vertiente en un 10%.

GRAFICO N° 2.4,
10%

15%

75%

aRrIO BACEQUIA OVERTIENTE

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado
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2.8.2. ALCANTARILLADO

En ninguna de las comunidades beneficiarias con el proyecto existe el
servicio de alcantarillado por red de drenaje, una pequefia proporcién de las
familias cuenta con pozo ciego (14 familias), mientras que 6 familias
cuentan con el servicio de letrina (ver cuadro N° 10).

En este cuadro también se observa que la gran mayoria de las Familias no
cuenta con ningun tipo de servicios para eliminar excretas, esto es, 172 de
las 192 familias que habitan las comunidades beneficiarias con el proyecto.
Todas estas familias que no tienen la oportunidad de contar con un sistema
de eliminacion de excretas, se ven obligadas a hacer sus necesidades en
campo abierto, lo que se convierte en un foco de contaminacion y por tanto
a una mayor exposicion de enfermedades y paréasitos, poniendo en riesgo la
sanidad de las mismas familias, de los animales domésticos y el medio

ambiente (agua de los rios y aire).

CUADRO N° 2.10. )
COBERTURA'Y MEDIOS PARA LA ELIMINACION DE EXCRETAS

. N° DE FAMILIAS
COMUNIDAD Nll:JA'V'N'IEIFf_CI)A[;E POZ0
ALCANTARILLADO | £, =0 | LETRINA [ NINGUNA
PINOS SUD 89 0 9 5 75
CALDERILLA GRANDE 53 0 2 0 51
CALDERILLA CHICA 10 0 0 0 10
PASAJES 40 0 3 1 36
TOTAL 192 0 14 6 172

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

En el gréafico siguiente, se observa de manera general el porcentaje de
familias que cuentan con un determinado sistema para eliminar excretas.
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GRAFICO N° 2.5,

COBERTURA PARA LA
ELIMINACION I%!/E EXCRETAS
0

-

90%
OPOZO CIEGO BLETRINA

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

2.8.3. ELECTRICIDAD

Con relacién a los Servicios de Electricidad en el area de influencia del
proyecto, se puede indicar que sélo la Comunidad de Pinos Sud cuenta con
el servicio de energia eléctrica, aunque la cobertura apenas alcanza un 50%
aproximadamente, mientras que resto de las familias de esta Comunidad y
de las otras Comunidades beneficiarias, no cuentan con servicios de

energia eléctrica (ver cuadro N° 11).

CUADRO N° 2.11.
SERVICIOS DE ELECTRICIDAD

. N° DE FAMILIAS
COMUNIDAD Né%\f |F|2_(|)A2E CON ALUMBRADO | PANEL |\ o
ACOMETIDA| PUBLICO | SOLAR
PINOS SUD 89 44 2 0 43
CALDERILLA GRANDE 53 0 0 53
CALDERILLA CHICA 10 0 0 10
PASAJES 40 0 0 0 40
TOTAL 192 44 2 0 146

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

Generalmente, todas estas familias que no cuentan con energia eléctrica,
para tener alumbrado en su casa y hacer funcionar algunos artefactos,
utilizan los siguientes insumos: Kerosén, velas, pilas, gas, baterias y otros
insumos que al final de cuentas les resulta antiecondmicos y riesgosos para

su salud.
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2.8.4. EDUCACION

El sector educacion dentro de la Provincia estd bajo la jurisdiccion de la
Direccién Distrital de Educacion, que es un ente dependiente de la
Direccion Departamental de Educacion y la Secretaria Departamental de
Desarrollo Humano.

Esta direccion, tiene a su cargo la responsabilidad administrativa y técnica
de las distintas unidades centrales y subcentrales, los que a su vez se
encargan de las escuelas seccionales de cada comunidad.

Con relacion a las Comunidades Beneficiarias con el proyecto, se puede
indicar con base a informacion presentada en el cuadro N° 12, que las
cuatro Comunidades cuentan con un establecimiento de nivel primario.
Siendo la Comunidad de Pinos Sud la que cuenta con un mayor nimero de
alumnos (63), profesores (3) y aulas (8).

De acuerdo a la encuesta Comunal, también se puede indicar que el estado
de los establecimientos se encuentra entre bueno y regular, bueno en el

caso del establecimiento de la Comunidad de Calderilla Chica.

CUADRO N° 2.12.
SERVICIOS DE EDUCACION

SERVICIOS DE EDUCACION
COMUNIDAD TIPOINIVEL N° DE N° DE N° DE ESTADO DEL
ALUMNOS | PROFESORES | AULAS | ESTABLECIMIENTO
PINOS SUD Primario 63 3 8 Regular
CALDERILLA GRANDE Primario 64 3 5 Regular
CALDERILLA CHICA Primario 15 1 4 Bueno
PASAJE Primario 50 2 5 Regular
TOTAL 192 9 22

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

Para finalizar, como se observd e indicO anteriormente, ninguna de las
Comunidades beneficiarias con el proyecto cuentan con servicios de
educacion secundaria, aspecto que dificulta en gran medida la continuidad
de la formacion educativa de los jovenes de estas Comunidades,
provocando mayores indices de migracion tanto temporal como definitiva 'y

aumentando los niveles de pobreza.
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2.8.5. SALUD

En el cuadro N° 13, se observa que de las cuatro Comunidades
beneficiarias con el proyecto, solo las Comunidades de Pinos Sud y Pasajes
cuentan con un puesto de Salud, el cual es atendido por una enfermera
auxiliar.

El estado de conservacion de este establecimiento de salud se encuentra

regular.
CUADRO NF° 2.13.
SERVICIOS DE SALUD
SERVICIOS DE SALUD
COMUNIDAD TIPO DE PERSONAL QUE ATIENDE ESTADO DEL
ESTABLECI- ENFERMERAS | ESTABLECI-
MIENTO DOCTORES | ENFERMERAS AUXILIARES MIENTO
PINOS SUD Puesto de Salud 0 0 1 Regular
CALDERILLA GRANDE Ninguno -- -- -- --
CALDERILLA CHICA Ninguno -- -- -- --
PASAIJES Puesto de Salud 0 0 1 Regular
TOTAL 2 --

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

Las familias correspondientes a las Comunidades de Calderilla Grande y
Calderilla Chica, deben recorrer grandes distancias para recibir asistencia
médica, especialmente a la Comunidad de Pinos Sud que cuentan con un
puesto de salud, y hasta la Ciudad de Tarija cuando se presentan casos de
gravedad.

Por otra parte, entre las enfermedades mas prevalecientes presentadas en
las Comunidades se tiene las siguientes: Resfrid, Fiebre, Dolor de Cabeza,

Dolor de Estdbmago, Diarrea, Vomito, Desnutricién, entre otros.

2.8.6. MODALIDADES DE RECOLECCION Y DISPOSICION DE

RESIDUOS SOLIDOS

Los sistemas de recoleccion y tratamiento de basuras y residuos solidos, no
existen en ninguna de las Comunidades de area Rural, por lo que en la
mayoria de los casos la basura es quemada, enterrada en los terrenos, sirve

alimentacion a los animales o lo tiran al aire libre.
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CUADRO N° 2.14. )
MODALIDADES DE RECOLECCION Y DISPOSICION DE
RESIDUOS SOLIDOS

MODALIDADES DE RECOLECCION DE BASURAS Y
RESIDUOS
COMUNIDAD
HECHAN A LOS QUEMAN ALIMENTAN A | BOTAN AL
TERRENOS SUS ANIMALES | AIRE LIBRE
PINOS SUD 40% 40% 10% 10%
CALDERILLA GRANDE 30% 40% 20% 10%
CALDERILLA CHICA 40% 30% 20% 10%
PASAJES 20% 40% 20% 20%
PROMEDIO 32,50% 37,50% 17,50% 12,50%

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

En el cuadro anterior se observa que el 37,50% de las familias beneficiarias
con el proyecto queman la basura, el 32,50% lo hecha a los terrenos como
abono, el 17,50% de las familias lo usan como alimento para sus animales,
como es el caso de residuos de hortalizas y maiz, y finalmente el 12,50%

botan la basura al aire libre.

2.9. DEMANDA DE TRAFICO

La demanda por una via esta determinada por el flujo de vehiculos que circulan
por ella. Este flujo vehicular es cominmente cuantificado como el Tréfico
Promedio Diario Anual (TPDA) que simplemente representa la cantidad de
vehiculos al dia que circulan en promedio en ambas direcciones durante el afio
de referencia. Para caminos vecinales, se recomienda que la medicion del
TPDA esté desagregada en las siguientes categorias:

e Livianos

e Pesados
Adicionalmente, si se tratara del mejoramiento de un camino vecinal existente,
se debera indicar si los vehiculos transitan de manera regular durante el afio o
existen temporadas de mayor demanda. Se deben hacer correlaciones con el
estado del camino.
Aunque en la mayoria de los casos no se espera que un camino vecinal esté
congestionado por altos volumenes de trafico vehicular, la informacion aqui
registrada permitira evaluar el potencial productivo y comercial del area de

influencia del proyecto.
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Se debera realizar una estimacion de la evolucion futura de la demanda
vehicular y su composicion durante la vida util del proyecto. Para esto sera
necesario estimar el desarrollo que tendrén las actividades productivas y a partir
de eso derivar el trafico asociado.

Segun datos recogidos en el campo de investigacion de emplazamiento del

proyecto el TPDA, se muestra en el siguiente cuadro:

CUADRO N°2.15.
) DEMANDA ACTUAL
TRAFICO PROMEDIO DIARIO ANUAL

T1PO DE EPOCA DE COSECHA RESTO DEL ANO
VEHICULO |55 14 R 16 SEMANAL [MENSUAL | DIARIO | SEMANAL | MENSUAL
Livianos 1 6 30 0 3 16
Pesados 1 5 20 0 2 10
TOTAL 2 11 50 0 5 26

Fuente: Encuesta Comunal.
Elaboracion Subprefectura de la Provincia Cercado

Segun el cuadro anterior en épocas de cosecha existe una mayor circulaciéon de
movilidades tanto livianas como pesadas. Cabe aclarar que la informacion
anterior esta basada en el trafico que circula desde la Ciudad de Tarija y otras
comunidades hasta la Comunidad de Pinos Sud y viceversa, ya que actualmente
el acceso hasta la Comunidad de Calderilla Grande no existe, por que solo hay
construccién de senda en algunos tramos, siendo que estas familias trasladan
sus productos hasta la Comunidad de Pinos Sud a lomo de animales.

Calderilla Chica deben

trasladarse a la Comunidad de Calderilla Grande o directamente a la

Por otra parte, las familias de la Comunidad de

Comunidad de Pinos Sud para luego trasladar sus productos en movilidad a los
principales mercados de consumo. Todo este trayecto lo hacen con el uso de
animales de carga para transportar sus productos.

Por otra parte, las familias de la Comunidad de Pasajes tienen acceso a la red
troncal Tarija — Villazon, por lo que sus productos son transportados desde esta

Comunidad hasta la Ciudad de Tarija, recorriendo una enorme distancia.
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3.1.

3.2.

3.3.

CAPITULO Il
METODOLOGIA

MARCO TEORICO

Los puentes tienen su origen en la misma prehistoria. Posiblemente el primer
puente de la historia fue un arbol que usé un hombre prehistorico para conectar las
dos orillas de un rio. También utilizaron losas de piedra para arroyos pequefios
cuando no habia arboles cerca. Los siguientes puentes fueron arcos hechos con
troncos o tablones y eventualmente con piedras, usando un soporte simple y
colocando vigas transversales. La mayoria de estos primeros puentes eran muy
pobremente construidos y raramente soportaban cargas pesadas. Fue esta
insuficiencia la que llevé al desarrollo de mejores puentes. El arco fue usado por
primera vez por el Imperio romano para puentes y acueductos, algunos de los
cuales todavia se mantienen en pie. Los puentes basados en arcos podian soportar
condiciones que antes se habrian llevado por delante a cualquier puente.
DEFINICION

Un puente es una construccion, por lo general artificial, que permite salvar un
accidente geografico o cualquier otro obstaculo fisico como un rio, un cafién, un
valle, un camino, una via férrea, un cuerpo de agua, o cualquier obstruccion. El
disefio de cada puente varia dependiendo de su funcion y la naturaleza del terreno
sobre el que el puente es construido.

TIPOLOGIA DE PUENTES

Los puentes se pueden clasificar en diferentes tipos, de acuerdo a diversos
conceptos como el tipo de material utilizado en su construccién, el sistema
estructural predominante, el sistema constructivo utilizado, el uso del puente, la
ubicacion de la calzada en la estructura del puente, etc.

A continuacion realizaremos la clasificacion de los puentes segun la forma en que
estos son capaces de transmitir las cargas de la superestructura a la infraestructura.

Por lo que tenemos:
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o colgantes o Vvigas

o atirantados o porticos

o arco o armadura metélica
3.3.1. PUENTES COLGANTES

Un puente colgante desde el punto de vista estructural viene a ser un arco

invertido, donde los cables curvos soportan y transfieren las cargas a las torres

y bloque de anclaje. Los cables soportan el peso del tablero mediante tirantes

denominados pendolas, estos elementos estan sometidos totalmente a

esfuerzos de traccion, por lo cual el tablero tiene muy poca rigidez. Este efecto

se logra corregir introduciendo vigas de rigidez longitudinales; caso contrario
el puente seria inestable por el excesivo movimiento que se produciria con su
uso, llegando inclusive a romperse por efecto de la accion del viento.

Ventajas:

Los puentes colgantes presentan las siguientes ventajas:

e Laausencia de obra falsa en la etapa de construccion.

¢ No se necesita de equipo muy especializado en la etapa de construccion.

Desventajas:

Entre las desventajas que presentan este tipo de puentes, podemos citar las

siguientes:

e La dificultad de conseguir que los cables logren la forma del disefio, la
influencia de los cambios de temperatura y realizar un control y
mantenimiento permanente del cable, uniones y anclajes.

e El costo de los pilotes o torres y los macizos blogues de anclaje, encarecen
significativamente la obra.

e Cuando el terreno de fundacion no es bueno, se tiene que recurrir a
bloques macizos de hormigdn para contrarrestar el efecto de tension a la
que estan sujetos los cables que soportan el tablero y la luz principal.

e Se necesitan de vigas de rigidizacion o cables de contraventeo para
asegurar la estabilidad aerodinamica y lograr gran rigidez flexionante y
cortante de la estructura; caso contrario, se convertiria en inestable en su

funcionamiento por el excesivo movimiento que se produciria.
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3.3.2. PUENTES ATIRANTADOS

En términos de ingenieria civil, se denomina puente atirantado a aquel cuyo

tablero est& suspendido de uno o varios pilones centrales mediante obenques.

Se distingue de los puentes colgantes porque en éstos los cables principales se

disponen de pila a pila, sosteniendo el tablero mediante cables secundarios

verticales, y porque los puentes colgantes trabajan principalmente a traccion, y

los atirantados tienen partes a traccion y otras a compresion. También hay

variantes de estos puentes en que los tirantes van desde el tablero al pilar

situado a un lado, y desde este, al suelo, o bien, de solo un pilar

En los puentes atirantados, las cargas, se transmiten al pilar central a través de

los cables, pero al estar inclinados, también se transmiten por la propia

seccidn, hasta el pilar, donde se compensa con la fuerza recibida por el otro

lado, no con un contrapeso en el extremo, por ello, no requieren anclajes en los

extremos.

Para concluir, desde 200 m. hasta 900 m. un puente atirantado representa la

mejor solucidn técnica y econémica.

Ventajas:

¢ No hay necesidad de anclaje para sostener fuertes fuerzas horizontales, ya
gue los tramos son independientes de anclaje.

e Muchos disefios asimétricos son posibles.

e EIl método de construccion de un puente atirantado es mas rapido y mas
sencillo que el de un puente colgante.

e La ventaja de los cables de conexion directa a la cubierta del puente y no
cubierto como un puente colgante permite la construccién de una cubierta

mas ligera que resulta més economica.
Desventajas:

e Desventajas de una estancia puentes de cable en los tamafios més largo,
las dos mitades en voladizo son muy susceptibles a oscilaciones inducidas

por el viento durante la construccion.
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e Los cables requieren un tratamiento cuidadoso para protegerlos de la
corrosion.
3.3.3. PUENTES EN ARCO

Un puente de arco es un puente con apoyos a 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.
Los puentes en arco trabajan transfiriendo el peso propio del puente y las
sobrecargas de uso hacia los apoyos mediante la compresion del arco, donde se
transforma en un empuje horizontal y una carga vertical. Normalmente la
esbeltez del arco (relacion entre la flecha maxima y la luz) es alta, haciendo que
los esfuerzos horizontales sean mucho mayores que los verticales. Por este
motivo son adecuados en sitios capaces de proporcionar una buena resistencia
al empuje horizontal.

Por lo general los puentes en arco son mas econdémicos cuando cubren luces

que van desde los 45 m. a los 65 m. aunque se han construido puentes en arco

que cubren luces mayores.

Ventajas:

e Cuando el terreno de fundacion es resistente, puede absorberse el empuje de
arco con fundaciones de costo reducido, que es el tipico caso del puente en
arco de tablero superior en las laderas empinadas y rocosas.

e Cuando la luz a cubrir es grande, el arco es la solucion mas adecuada,
porque permite un mejor aprovechamiento de los materiales como es el caso
del hormigbn armado, por su alta resistencia a la compresion evitando
generalmente el problema que representa la construccion de apoyos
intermedios.

e Estéticamente los puentes en arco tienen mejor aspecto y un mayor impacto

en el entorno.
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Desventajas:

Cuando los arcos son demasiado altos, su empleo no es muy corriente
debido a que el proceso de construccion en si, encarece la obra,
especialmente en lo que a encofrados y apuntalamiento se refiere.

En el caso del hormigdn, debe prestarse atencién a las deformaciones por
contraccion, temperatura y fluencia lenta, las que tienen influencia sobre la
forma del arco y hacen necesaria la adopcion de juntas. Por ello, el
hormigon sin armar requiere la adopcion, por ejemplo, del arco
triarticulado, isostético, que permite las deformaciones, libres de coaccion,
debidas al descenso de la clave.

Requieren por lo general de buenos terrenos de fundacion que puedan
soportar el gran empuje horizontal que generan producto de las cargas que
soportan.

Las cimentaciones pueden resultar costosas cuando se cuenta con terrenos
de fundacion mas débiles.

Requieren por lo general de una mayor cantidad de materiales para su

construccion.

3.3.4. PUENTE DE VIGAS
Un puente viga es un puente cuyos vanos son soportados por vigas. Se

construyen con madera, acero u hormigén (armado, pretensado o postensado).
3.34.1. PUENTE DE VIGAS DE HORMIGON ARMADO

Ventajas:

La plasticidad del hormigén permite adoptar la forma mas adecuada que
se acomode a los requisitos dimensionales, economia y estética.

Gastos de mantenimiento casi nulos particularmente por su resistencia a
los agentes atmosféricos.

Facilidad constructiva.

Relativamente barato en puentes de luces entre 10 m. y 20m.
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Desventajas:

e Muy caro para la construccion de grandes luces, debido a la necesidad de
construir pilas intermedias para el apoyo de las grandes vigas.

¢ No siempre es posible construir pilas intermedias.

e Sin embargo el inconveniente mas serio del hormigén armado, lo
constituye la dificultad de reforzarlo o repararlo.

3.3.4.2. PUENTE DE VIGAS DE HORMIGON PREESFORZADO

Se puede definir al hormigon presfoszado como al hormigén en el cual han
sido introducidos esfuerzos internos de tal magnitud y distribucion que los
esfuerzos resultantes de las cargas externas dadas se equilibran hasta un grado
deseado. En el concreto presforzado existen dos categorias: pretensado y
postensado.
Los miembros del concreto pretensado se producen tensando los tendones
entre anclajes externos antes de vaciar el concreto y al endurecerse el concreto
fresco, se adhiere al acero. Se asocia a elementos prefabricados.
En el caso de los miembros de concreto postensado, se esfuerzan los tendones
después de que ha endurecido el hormigon y de que se haya alcanzado
suficiente resistencia, aplicando la accion de los gatos contra el miembro de
concreto mismo. La ventaja del postensado consiste en comprimir el
hormigén antes de su puesta en servicio, disminuyendo su trabajo a traccion,
esfuerzo para el que no es un material adecuado.

Ventajas:

e Una gran ventaja que muestra frente al hormigon armado es que es un
material homogéneo e infisurable, porque ciertas obras en las que se han
sobrepasado la carga maxima para la que han sido disefiadas aparecen
fisuras corrientemente microscépicas las que en el hormigon pretensado se
cierran inmediatamente que ha dejado de actuar la sobre carga excesiva, lo
gue no acontece en el hormigon armado.

e EIl hormigon pretensado ofrece una gran seguridad , ya que en el momento
del tesado se tiene una prueba de carga del material, porque en ese

momento se lo somete a una de sus maximas sobrecargas.
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e La principal ventaja es que para tramos simplemente apoyados con luces
mayores a los 20m. se obtienen estructuras mucho méas econémicas.

e Se obtienen elementos mas eficientes y esbeltos, con reduccién de los
materiales de construccion(hasta un 40% de hormigon y un 75% de acero).

e EI hormigdn pretensado permite mejorar la estructura y la apariencia de
las obras por que se alcanzan elementos mas ligeros, permitiendo un
aumento de luz para una misma altura de viga construida con hormigon
armado.

e EIl hormigdn pretensado es un material que facilita la prefabricacion de
elementos, permitiendo la mdaltiple ocupacion de los encofrados vy
disminuyendo al minimo su apuntalamiento.

e EIl hormigon pretensado compite con otros materiales en claros mayores a
45 m. Las técnicas de construccion y mejoras en el equipo de pretensado,
como ductos lisos y ligeros que reducen las perdidas por friccién, han
logrado que los puentes de hormigdn pretensado compitan de forma
directa con el acero estructural el cual era preponderante en claros medios

y largos.
Desventajas:

e La falta de coordinacion en el transporte de los elementos, puede
encarecer el montaje

e Se debe planear y monitorear cuidadosamente el proceso constructivo,
sobre todo en las etapas de montaje y colados en sitio.

e EI hormigdn pretensado requiere un mayor control y seguimiento en su
elaboracion que elevan los costos inicialmente en comparacion con el
hormigon armado.

e Si bien el Hormigén Pretensado tiene la posibilidad de grandes
reparaciones cuando aun no se ha aplicado la fuerza, esto se convierte en
desventaja con respecto al Hormigon Armado, cuando ya el elemento ha
sido tensado, es decir, practicamente no puede ser reparado y las

operaciones que se tendran que realizar son mucho més caras y complejas.
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3.4. ESTUDIO DE ALTERNATIVAS
La identificacion de las alternativas que son técnicamente viables, se la realiza

tomando en cuenta los aspectos econdmicos, técnicos, sociales y ambientales,

como asi también los costos de mantenimiento e inspeccion, asociados con cada

una de las tipologias estructurales y con la importancia relativa de los aspectos

antes mencionados.

En cada una de las alternativas que se plantea en el proyecto, se tienen muy en

cuenta las condiciones que rigen la mejor ubicacion del puente, dichas condiciones

estan basadas en los siguientes criterios técnicos.

El puente debe ajustarse a las condiciones creadas por el obstaculo a cruzar.

La alternativa debe presentar un disefio claro y preciso de tal forma que se
facilite la construccidn, inspeccion y mantenimiento bajo condiciones practicas
y efectivas, desde el punto de vista de los costos.

Otra de las cualidades técnicas que tienen cada una de las alternativas es que se
toman en cuenta los niveles de servicio y la seguridad del tréfico a servir a lo
largo de la vida util del puente.

El disefio Minimiza los impactos adversos de la carretera.

En atencidn a los criterios vertidos anteriormente, se han identificado las siguientes

alternativas técnicamente viables.
3.4.1. ALTERNATIVA DE UBICACION

Para la ubicacion precisa del puente vehicular sobre el Rio Pinos, se realiz6
una inspeccion de los sitios probables para el emplazamiento de la mencionada
obra, tanto, aguas arriba y abajo del sitio actual de cruce por el lecho del rio,
considerando los siguientes aspectos.

e Que la variacion del trazo actual del camino sea minima, con la
finalidad de reducir los costos y que la variacidn mencionada reduzca
en lo posible la longitud del camino e incremente la comodidad de
transito.

e Que se obtenga la menor longitud de puente y que el sitio de

emplazamiento ofrezca condiciones favorables para el emplazamiento,
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ofreciendo seguridad a la estructura, evitando la construccion de
grandes accesos Yy sistemas de defensivos.

e Que en el sitio escogido se pueda establecer la estructura de puente de
forma perpendicular al cauce del rio, para reducir la longitud de
puente.

e Reducir dafios, es decir, que ni los accesos ni el puente afecten
terrenos de cultivo y viviendas de los comunarios.

Sobre la base de los criterios establecidos y considerando la inspeccién de
campo, se ha decidido plantear la estructura de puente el sitio descrito en la
ubicacién geogréafica, 21° 44" 10.42 °de Latitud Sur, 64° 52° 21.45" de
Longitud Oeste y a una cota de 2094.00 m.s.n.m., en una seccién del rio
ubicada en la zona mas angosta donde se presenta una garganta rocosa en un
extremo del cauce, obteniendo una longitud total del puente de 30.00 m.
3.4.2. ALTERNATIVAS DE MODELO ESTRUCTURAL

Se realiza un analisis de alternativas de tipo de estructura, con la finalidad de
encontrar la alternativa técnica y econémicamente viable, en ese sentido se han
formulado tres tipos de estructura de puente que son los mas empleados para
puentes vehiculares de similares caracteristicas y que por sus formas de
transmitir las cargas a la infraestructura son recomendables para salvar luces
en rangos similares a la que es necesaria.

3.4.2.1. ALTERNATIVA N° 1: PUENTE DE VIGAS DE HORMIGON

PRESTENSADO SIMPLEMENTE APOYADO

Esta alternativa se basa en generar un balance entre el costo de la
infraestructura y la superestructura, tomando en cuenta que el uso del
hormigon pretensado permite cubrir luces mayores que el hormigén armado
reduciendo costos.
Esta alternativa se basa en el hecho de que en nuestro proyecto, la luz optima
a cubrirse con vigas pretensadas de inercia constante es de 30.00 metros, por
lo que se necesitard un tramo soportado por tres vigas longitudinales. La
estructura requiere estar apoyada sobre dos estribos en los extremos que por la

carga que reciben deben necesariamente ser disefiadas de hormigon armado.
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CUADRO N° 3.1.
ALTERNATIVAN°1

Luz de calculo Observaciones Conclusiones

e Longitud de luces recomendables hasta de

45 m.
e Menor estrechamiento e Estado hidraulico favorable debido a
del cauce debido a la la inexistencia de pilas, la socavacion por
L =30.00m. ausencia de pilas. contraccion no es tan grande como la local.
e Encauzamiento de rio e Se tendra mayor revancha o borde libre sin
con gaviones. obstruccion de palizadas.

e Socavacion local nula.

e Posible alternativa.

Fuente: Elaboracion propia
3.4.2.2. ALTERNATIVA N° 2: PUENTE DE VIGAS DE HORMIGON
ARMADO CON UNA PILA INTERMEDIA
Esta alternativa consiste en ejecutar un puente con tablero de vigas de
hormigén armado y losa de hormigon armado con dos tramos isostaticos para
lo cual se requiere de un apoyo intermedio consistente en una pila de
hormigon armado de columnas circulares, y dos estribos extremos de

hormigén armado.

CUADRO N° 3.2.
ALTERNATIVA N° 2

Luz de calculo Observaciones Conclusiones

2 tramos de 15.00m cada | Luces factibles para vigas de hormigon armado.
uno. Estado hidraulico desfavorable con pila propensa a

L =3000m Pila central una mayor socavacion, por tanto mayor riesgo de

Encauzamiento de rio con | €0lapso.
gaviones. Alternativa no recomendable.

Fuente: Elaboracion propia
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3.4.23.

ALTERNATIVA N° 3: PUENTE DE VIGAS DE HORMIGON

ARMADO DE TRES TRAMOS CON DOS PILAS INTERMEDIAS

Esta alternativa plantea la construccién de un puente con tablero de hormigén armado

con vigas de hormigén armado, pero a diferencia de la anterior alternativa se propone

realizarlo con dos pilas intermedias, tomando en cuenta que la bibliografia

recomienda disefiar con una separacion de 0.75L de luz en los extremos para de esta

manera permitir el flujo de agua libre por debajo del puente se causar mucho efecto al

curso de agua que se forma en este, reduciendo la socavacion.

CUADRO N° 3.3.

ALTERNATIVA N® 3

Luz de calculo

Observaciones

Conclusiones

L =30.00 m.

e Tramo central

extremos.
e Encauzamiento de

con gaviones.

de

12.00m y 9.00m tramos

rio

Tramos muy cortos para el uso de un puente
de vigas de hormigon armado.

Riesgo de una mayor socavacion debido a
palizadas que se acumulan en las pilas por
tanto mayor solitacion de resistencia de las
pilas.

Disminucién de la seccion del rio debido a la
presencia de pilas, por tanto menor

revancha.

Alternativa no recomendable.

Fuente: Elaboracion propia

3.4.3. ELECCION DE LA MEJOR ALTERNATIVA

3.4.3.1.

ASPECTOS TECNICOS

Observando los anteriores cuadros y la ingenieria basica, se extrae que las

mejores alternativas desde un punto de vista técnico son:

Puente de HoPo de 1 tramo de 30.00 m. de longitud.

Se optara por el puente de 30.00m. de longitud, ya que se obtendra un menor

peralte de viga, por tanto menor peso y menores deformaciones, ademas

observando la topografia vemos que al estrechar el puente hasta los 30.00
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metros no se reduce mucha area hidraulica lo que favorece al no producir
alteraciones en hidraulicas en el lecho del rio.

3.43.2. ASPECTOS ECONOMICOS
Hasta ahora ya se determind el tipo de puente que es mas conveniente disefar
segun los aspectos técnicos, aqui se realizara una comparacion econémica para
tener una mayor justificacion. Esto se realizara tomando referencias de costos
de otros proyectos ya realizados.
Se realizaron comparaciones entre los puentes de hormigon pretensado de 1
solo tramo con la mejor opcidn de las alternativas de los puentes de hormigon
armado que son los puentes de hormigén armado de tres tramos con vigas
continuas.

Para la alternativa de un puente de hormigén armado tenemos:

CUADRO N° 3.4.
ASPECTO ECONOMICO PUENTE DE H°A°

Luces factibles Observaciones Conclusiones

e Vigas T de h=0.80 m,, viga e Mayor costo en

rectangular seccion transversal L
comparacion del

constante de 0.3m. hormigén
L =30.00 m Lo 3
e Volumen de 3 vigas igual a 22 m°. pretensado debido a

e 4 elementos para la infraestructura, la infraestructura

2 estribos y 2 pilas.

Fuente: Elaboracion propia

Para la alternativa de un puente de hormigon pretensado se muestra a

continuacion:
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CUADRO N° 3.5.
ASPECTO ECONOMICO PUENTE DE H°P°

Luces factibles Observaciones Conclusiones

Vigas | de 1.6 m. viga de seccién
* g g e Mayor costo en la

transversal variable.
superestructura pero un

e No se utilizaran pilas, solo 2

— costo menor en la

L =30.00 m .

elementos para la infraestructura. . .
infraestructura debida a

¢ Volumen de hormigon para 3 vigas
tipo VV es 84 m°.

que no presenta pilas.

Fuente: Elaboracion propia

3.5. ESTUDIOS DE INGENIERIA BASICA.
3.5.1. ESTUDIO TOPOGRAFICO
Objetivos.

Los estudios topograficos tendran como objetivos:

o Realizar los trabajos de campo que permitan elaborar los planos
topograficos.

e Proporcionar informacién de base para los estudios de hidrologia e
hidraulica, geologia, geotecnia, asi como de ecologia y sus efectos en el
medio ambiente.

o Posibilitar la definicion precisa de la ubicacion y las dimensiones de los
elementos estructurales.

e Establecer puntos de referencia para el replanteo durante la construccién.

Alcance.

Los estudios topograficos deberan comprender lo siguiente:

e Levantamiento topografico general de la zona del proyecto, documentado
en planos a escala entre 1:500 y 1:2000 con curvas de nivel a intérvalos de 1
m.

e Definicion de la topografia de la zona de ubicacion del puente y sus
accesos, con planos a escala entre 1/100 y 1/250 considerando curvas de
nivel a intérvalos no mayores que 1 m y con secciones verticales tanto en

direccion longitudinal como en direccion transversal.
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e Levantamiento catastral de las zonas aledafias al puente, cuando existan
edificaciones u otras obras que interfieran con el puente 0 sus accesos o que
requieran ser expropiadas.

3.5.2. ESTUDIO GEOLOGICO - GEOTECNICO
ESTUDIO GEOLOGICO
Objetivos.
Establecer las caracteristicas geoldgicas, tanto local como general de las
diferentes formaciones geoldgicas que se encuentran identificando tanto su

distribucion como sus caracteristicas geotécnicas correspondientes.

Alcance.
El programa de estudios deberd considerar exploraciones de campo, cuya
cantidad sera determinada en base a la envergadura del proyecto.
Los estudios geoldgicos y geotécnicos comprenderan:
e Revision de informacion existente y descripcion de la geologia a nivel
regional y local.
e Descripcion geomorfologica.
e Zonificacion geoldgica de la zona.
e Definicién de las propiedades mecanicas de suelos y/o rocas.
ESTUDIO GEOTECNICO
Objetivos.
Establecer las caracteristicas geotécnicas, es decir, la estratigrafia, la
identificacion y las propiedades fisicas y mecéanicas de los suelos para el
disefio de cimentaciones estables.
Alcance.
El estudio debe considerar exploraciones de campo y ensayos de laboratorio,
cuya cantidad sera determinada en base a la envergadura del proyecto, en
términos de su longitud y las condiciones del suelo. Los estudios deberan
comprender la zona de ubicacion del puente, estribos, pilares y accesos.
Los Estudios Geotécnicos comprenderan:

e Ensayos de campo en suelos
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e Ensayos de laboratorio en muestras de suelo extraidas de la zona.
e Descripcion de las condiciones del suelo,
e Presentacion de los resultados y recomendaciones sobre especificaciones
constructivas y obras de proteccion.

Ensayos de Campo.

Los ensayos de campo seran realizados para obtener los pardmetros de
resistencia y deformacion de los suelos o rocas de fundacién asi como el perfil
estratigrafico con sondajes que estaran realizadas en funcion de la longitud del
puente, nimero de estribos, pilares y longitud de accesos. Los métodos de
ensayo realizados en campo deben estar claramente referidos a précticas
establecidas y normas técnicas especializadas relacionadas con los ensayos
respectivos.

Estudios geofisicos:

Fundamentos

Se aplicara la técnica de resistividades para determinar las profundidades y
caracteristicas de los materiales del sub suelo, por cuanto existe la necesidad
de una mayor profundidad de investigacion y tener un perfil continuo del
subsuelo, esta técnica esta basada en los siguientes fundamentos:

La geofisica estudia la tierra en su composicion y dindmica, sobre la base de
medidas de tipo fisico que normalmente se realizan desde la superficie.
Cuando este estudio tiene que ver con areas relativamente pequefias y
profundidades que no sobrepasen unos pocos kilémetros, para obtener un fin
econdmico inmediato, se habla de geofisica aplicada y el conjunto de métodos
para obtener este fin constituyen la prospeccion geofisica.

Se pueden inferir informaciones sobre la composicion del sub suelo mediante
algun parametro fisico medido en superficie, que puede ser la velocidad de una
onda mecanica, variaciones en el campo gravitacional, o la intensidad de una
corriente asociada a la menor o mayor facilidad de propagacion de las cargas
eléctricas.

Los métodos geofisicos ofrecen una forma de obtener informacién detallada

acerca de las condiciones del suelo y rocas del subsuelo. Esta capacidad de
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caracterizar rapidamente las condiciones del subsuelo sin perturbar el sitio,
ofrece el beneficio de costos mas bajos, menos riesgos, dando mejor
entendimiento general de las condiciones complejas del sitio. Es necesario a
menudo utilizar mas de un método para obtener la informacion deseada.
Métodos Eléctricos

Estos métodos utilizan las variaciones de las propiedades eléctricas, de las
rocas y minerales y mas especialmente su resistividad. Generalmente emplean
un campo artificial eléctrico creado en la superficie por el paso de una

corriente en el subsuelo.

Resistividades

El método llamado de resistividades es sin duda, en todas sus modalidades el
mas importante de todos los métodos eléctricos. EI 70% de los estudios de
geofisica realizados para estudios hidrogeoldgicos utilizaron los métodos
eléctricos.

Este meétodo permite suministrar una informacion cuantitativa de las
propiedades conductoras del subsuelo y se puede determinar aproximadamente
la distribucion vertical de su resistividad.

El método de resistividades permite no sélo el estudio de formaciones
subhorizontales, sino también la determinacion de formaciones subverticales
(fallas, filones, zonas de contacto, etc.).

Sondeo Eléctrico Vertical (SEV)

El mas importante de los métodos que utilizan corriente continua producida
por generadores artificiales es el Sondaje Eléctrico Vertical (SEV). Encuentra
su aplicacién principal en regiones cuya estructura geologica puede
considerarse formada por estratos horizontales.

La finalidad del SEV es la determinacion de las profundidades de las capas del
subsuelo y las resistividades o conductividades eléctricas de las mismas,
mediante mediciones efectuadas desde la superficie.

En el siguiente grafico se presenta un esquema de la disposicion de electrodos

con la configuracion Slumberger:
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GRAFICO N° 3.1.
ESQUEMA DE DISPOSICION DE ELECTRODOS

— Schlum. VES (Schlumberger sounding)
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Donde:

A'y B: Electrodos de corriente (por donde inyecta la corriente eléctrica).

M y N: Electrodos de potencia (por donde se mide la diferencia de potencial
entre estos puntos, creada por la inyeccién de corriente eléctrica de los
electrodos Ay B.

O: Punto en el que de realiza el SEV.

Interpretacion de los SEVs.

Los datos medidos en campo se grafican en una planilla doble logaritmica, en

el eje de las abscisas se grafica las distancia AB/2 y en el de ordenadas las

resistividades de campo, forméandose de esta manera una curva con la unién de

los puntos graficados, estas curvas se descomponen en sus discontinuidades o

puntos de inflexiébn y se comparan con curvas patrones, para obtener los

espesores Y resistividades reales o verdaderos de cada horizonte.

Ahora ya se han reemplazado la interpretacion manual por abacos, por

software que realiza automaticamente este trabajo, en el presente estudio se ha

utilizado el programa IP2WIN, que permite una interpretacion interactiva.
3.5.3. ESTUDIOS DE HIDROLOGIA E HIDRAULICA

Objetivos.

Los objetivos de los estudios son establecer las caracteristicas hidrologicas de

los regimenes de avenidas méaximas y extraordinarias y los factores hidraulicos

que conllevan a una real apreciacion del comportamiento hidraulico del rio que

permiten definir los requisitos minimos del puente y su ubicacion optima en
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funcién de los niveles de seguridad o riesgos permitidos o aceptables para las

caracteristicas particulares de la estructura.

Los estudios de hidrologia e hidrdulica para el disefio de puentes deben

permitir establecer lo siguiente:

Caudal mé&ximo de disefio hasta la ubicacion del cruce.
Nivel aguas méximas extraordinarias (NAME) en la ubicacién del puente.
Nivel minimo recomendable para el tablero del puente.

Profundidades de socavacion general, por contraccion y local.

Alcance.

El programa de estudios debe considerar la recoleccion de informacion, los

trabajos de campo y los trabajos de gabinete, cuya cantidad y alcance serad

determinado en base a la envergadura del proyecto, en términos de su longitud

y el nivel de riesgo considerado.

Los estudios hidroldgicos e hidraulicos comprenderan lo siguiente:

Visita de campo; reconocimiento del lugar tanto en la zona de cruce como
de la cuenca global.

Recoleccion y andlisis de informacion hidrométrica y meteoroldgica
existente; esta informacion sera proporcionada por el SENAMHI( Servicio
Nacional de Meteorologia e Hidrologia).

Seleccion de los métodos de estimacion del caudal méximo de disefio; para
el célculo del caudal maximo a partir de datos de lluvia se utilizara: el
método racional, métodos empiricos, métodos probabilisticos. etc., cuya
aplicabilidad depende de las caracteristicas de la cuenca.

Evaluacion de las estimaciones de caudal maximo; eleccion del resultado
que, a criterio ingenieril, se estima confiable y l6gico.

Determinacion del periodo de retorno y la descarga maxima de disefio; el
periodo de retorno dependera de la importancia de la estructura y

consecuencias de su falla.
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e Determinacion de las caracteristicas hidraulicas del flujo; éstas comprenden
la velocidad media, ancho superficial, area de flujo, pendiente de la linea de
energia, nivel de la superficie de agua, etc., cuyos valores son necesarios
para la determinacion de la profundidad de socavacion.

e Determinacion de las profundidades de socavacion general, por contraccion,
local y total.

e Evaluacion de las estimaciones de socavacion total.

3.6. METODOLOGIA DE DISENO
El pretensado o presforzado puede definirse en términos generales como el
precargado de un estructura, antes de la aplicacion de las cargas requeridas, hecho
en forma tal que mejore su comportamiento general cuya aplicaciéon mas comin a
tenido lugar en el disefio del Hormigon Pretensado.
En esencia el hormigon es un material que resiste bien a compresion y el acero a
traccion, Freyssinet sostiene la siguiente definicion: “Es necesario introducir en el
hormigdn fuerzas artificiales aplicadas en forma constante, tales que bajo el efecto
simultaneo de estas fuerzas, las sobrecargas y las demas acciones, permanezca sin
fisurarse ni fracturarse”.
3.6.1. Métodos de Pretensado.
Aunque con el tiempo se han ido desarrollando diferentes métodos para
producir el estado deseado de precompresion en los elementos estructurales,
todos los elementos de hormigén presforzado o pretensado pueden
considerarse dentro uno de dos grandes grupos: Pretensado y Postensado.
3.6.1.1. Pretensado.
El prefijo “Pre” se refiere a que los tendones de acero son previamente
tensados, luego se hormigona la pieza y una vez que el hormigén haya
alcanzado una resistencia determinada, se cortan los cables o tendones
transfiriendo esta tension del acero al hormigon endurecido introducido en
forma de compresion.
En los elementos pretensados los cables pueden disponerse en :
e Linea recta horizontalmente principalmente en losas y vigas de bajo

peralte
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e En linea recta quebrada en uno o dos puntos (Trazo poligonal) para caso
de vigas para puentes.

GRAFICO N° 3.2.
VIGAS PRETENSADAS
Gato m |/

L = Longitud inicial | T
3 - LHT%\—/T
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3.6.1.2. Postensado.
Mediante este método, los tendones son presforzados o tensionados y
anclados en los extremos del hormigdn después que este ha sido vaciado a ha
alcanzado la suficiente resistencia a la compresién. Los tendones son
ubicados a través de ductos metalicos denominados vainas.
Esta variedad de presforzado puede dividirse en 2 tipos:
a) Hormigon Postesado con tendones adheridos.
Con tendones adheridos significa que el ducto o vaina, luego del proceso de
tesado, es llenado con mortero semiliquido de cemento “lechada de
cemento”, el mismo que al endurecerse alrededor de los tendones mejora la
resistencia del elemento a la compresion y reduce el riesgo de figuracion y
corrosion en el acero.
b) Hormigdn Postesado con tendones no adheridos.
Con tendones no adheridos, implica que el ducto o vaina es llenado con
grasa 0 material bituminosos, de esta manera la fuerza en el tenddn es
transmitida al hormigdn a través de los anclajes ubicados en los extremos del
elemento.
Esta técnica es usada comunmente en losas de edificios o estructuras de
parqueo por su facilidad de montaje y por permitir el retesado durante la vida
atil del elemento estructural.

GRAFICO N° 3.3.
VIGAS POSTENSADAS

Tenddn
Yaina
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3.6.2. Materiales Utilizados en el Hormigon Pretensado

3.6.2.1. Hormigon

El hormigon que se usa en la construccion presforzada se caracteriza por una
mayor resistencia que aquel que se emplea en hormigon reforzado ordinario. Se
le somete a fuerzas mas altas, y por lo tanto un aumento en su calidad
generalmente conduce a resultados mas econoémicos. El uso de hormigdn de alta
resistencia permite la reduccion de las dimensiones de la seccion de los
miembros a un minimo, lograndose ahorros significativos en carga muerta

siendo posible que grandes claros resulten técnica y econémicamente posibles.

El hormigon es un material compuesto cuya principal caracteristica es la
resistencia a la compresion, para su aplicacion en el disefio es necesario

conocer:

e Resistencia caracteristica a la compresién en funcion del tiempo o edad del

hormigon.
e Propiedades mecanicas dependientes del tiempo y medio ambiente
Las principales propiedades mecanicas del hormigon son:
e f’.= Resistencia la compresion
e Ec =Moddulo de elasticidad (En funcion del tiempo y tipo de hormigdn)
e Entre otras esta la retraccion y la fisuracion.

La practica actual pide una resistencia de 350 a 500 kg/cm? para el hormigén
pretensado. Esta elevada resistencia puede lograrse solo con un elevado control

en la ejecucion y la utilizacion de materiales de alta calidad.

Se han propuesto muchas relaciones que expresen al modulo de elasticidad en
funcion de la resistencia del concreto. Puede calcularse con razonable
aproximacion mediante una ecuacion propuesta por Pauw y que se encuentra
incluida dentro del codigo A.C.I. 318 y el codigo AASHTO LRFD 2004 para

puentes.

E.=0.043 * y . '5/f'c
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Para el Sistema Internacional de unidades, en la cual y. es el peso unitario del
concreto endurecido en Kg/m® f'c es la resistencia caracteristica a la
compresién en MPa. Para concretos de peso normal con v, de 2320 Kg/m?, el

modulo de elasticidad puede obtenerse aproximadamente con:

E.=4.800\fc
3.6.2.2.  Acero para Pretensado

Los aceros para pretensado, son aceros de alta resistencia a la tension. Las
principales caracteristicas de estos aceros son:

e Comportamiento elastico ante esfuerzos relativamente altos.
e Su alto grado de ductilidad antes de fallar.
e Tienen Buena adherencia.

e Buena resistencia a la fatiga y a la corrosion.

Existen tres formas comunes en las cuales se emplea el acero como tendones en
Hormigon presforzado o pretensado: alambres redondos estirados en frio, toron
y varillas de acero de aleacion. Los alambres y los cables trenzados tienen una
resistencia a la tension de mas o menos 18960 Kg/cm? en tanto que la
resistencia de las varillas de aleacion esta entre los 10200 y 11250 Kg/cm?

dependiendo del grado.

En ausencia de datos mas precisos, el médulo de elasticidad de los aceros de
pretensado, se tomaran como: Ep = 197.000 MPa, y para barras: Ep = 207.000
MPa.

3.6.2.3. Alambres Redondos

Los alambres redondos se fabrican en forma tal que cumplan con los
requerimientos de las especificaciones ASTM A421. Los tendones estan
compuestos normalmente por grupos de alambres, dependiendo el nimero de
alambres de cada grupo del sistema particular usado y de la magnitud de la

fuerza pretensora requerida.
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3.6.2.4. Cable Trenzado o Torones

El tordn es fabricado con siete alambres, 6 firmemente torcidos alrededor de un
séptimo de diametro ligeramente mayor. El paso de la espiral de torcido es de 12
a 16 veces el diametro nominal del cable, teniendo una resistencia a la ruptura
garantizada de 17 590 kg/cm? conocido como grado 250K. Existe un acero mas
resistente conocido como grado 270K, con una resistencia minima a la ruptura
de 270 Ksi 0 18960 Kg/cm?. Para los torones se usa el mismo tipo de alambres
relevados de esfuerzo y estirados en frio que los que se usan para los alambres
individuales de presfuerzo. Sin embargo, las propiedades mecéanicas se
evidencian ligeramente diferentes debido a la tendencia de los alambres torcidos
a enderezarse cuando se les sujeta a tensién, debido a que el eje de los alambres

no coincide con la direccién de la tension.

CUADRO N° 3.6.
PROPIEDADES DEL TORON DE 7 ALAMBRES SIN REVESTIMIENTO

Diametro Resistencia a la Area Nominal del Carga minima para
Nominal ruptura Torén una elongacién de 1%
pulg mm Lb KN pulg? mm? Lb KN

GRADO 250 (1725 MPa.)

0.250 6.35 9000 40.0 0.036 23.22 7,650 34.0
0.313 7.94 14,500 64.5 0.058 37.42 12,300 54.7
0.375 9.53 20,000 89.0 0.080 51.61 17,000 75.6
0.438 11.11 27,000 120.1 0.108 69.68 23,000 102.3
0.500 12.70 36,000 160.1 0.144 92.90 30,600 136.2
0.600 15.24 54,000 240.2 0.216 139.35 45,900 204.2

GRADO 270 (1860 MPa.)

0.375 9.53 23,000 102.3 0.085 54.84 19,550 87.0
0.438 11.11 31,000 137.9 0.115 74.19 26,550 117.2
0.500 12.7 41,300 183.7 0.153 98.71 35,100 156.1
0.600 15.24 58,600 260.7 0.217 140.00 49,800 221.5

Fuente: Nilson Arthur — Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado.

49



3.6.2.5. Varillas de Acero de Aleacion

En el caso de varillas de aleacion de acero, la alta resistencia que se necesita se
obtiene mediante la introduccién de ciertos elementos de ligazdn,
principalmente manganeso, silicon y cromo durante la fabricacion de acero.
Adicionalmente se efectua trabajo en frio en las varillas al fabricar estas para
incrementar aun mas su resistencia. Las varillas de acero de aleaciéon se

consiguen en didmetros que varfan de ¥ pulgada hasta 1*® de pulgada.
3.6.2.6. Esfuerzos Admisibles en el Acero de Presfuerzo

Los Esfurzos Admisibles permitidos por el Cédigo ACI en alambres, torones o
barras de presfuerzo dependen del estado de aplicacion de las cargas. Cuando la
fuerza de los gatos se aplica por primera vez, se permite un esfuerzo de 0.80 fpu,
0 0.94 fpy, el que sea menor, donde fpu, es la resistencia ultima del acero y fpy
es la resistencia de fluencia. Inmediatamente después de la transferencia de la
fuerza de presfuerzo al hormigon, el esfuerzo permitido es 0.74fpu, o 0.82 fpy, el
que sea menor (excepto en los anclajes de postensado donde el esfuerzo se
limita a 0.70fpu). La justificacién para permitir un esfuerzo admisible mayor
durante la operacion de tensionamiento es que el esfuerzo en el acero se conoce
con bastante precision en este estado. La presion hidraulica en los gatos y la
deformacion total en el acero son cantidades que se miden facilmente. Ademas,
si un tendon deficiente se rompe en forma accidental, puede remplazarse sin

problemas.

Los valores méas bajos de esfuerzos admisibles son aplicables después de que
ocurre el acortamiento elastico del hormigén, las pérdidas por friccion y los
deslizamientos en los anclajes, estado en el que se aplican las cargas de servicio.
El esfuerzo en el acero se reduce un poco mas durante la vida del elemento por
la retraccion de fraguado y el flujo plastico en el hormigon, y por la relajacion

en el acero.
3.6.2.7. Acero de Refuerzo

Es comlUnmente usado en estructuras de hormigon pretensado como acero de

refuerzo para corte, como acero suplementario de refuerzo en regiones de alto
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esfuerzo y deformacion local. En estructuras parcialmente pretensadas
contribuye a la resistencia del momento residual luego de determinada el &rea de
pretensado.

El uso del acero de refuerzo ordinario es muy util para:
e Aumentar ductilidad

e Aumentar resistencia

e Resistir esfuerzos de tension y compresion

e Resistir cortante

e Resistir torsion

e Restringir agrietamiento

e Reducir deformaciones a largo plazo

e Confinar el hormigon.

Tanto para miembros postensados como pretensados a menudo es conveniente
incrementar la resistencia a la flexion de vigas presforzadas empleando varillas

de refuerzo longitudinales suplementarias

El mddulo de elasticidad del acero de las armaduras, Es, se debera asumir igual
a 200.000 MPa.

3.6.2.8. Elementos del Pretensado

Los elementos del pretensado son:

e Las armaduras Activas y Pasivas.

e Los conductos Longitudinales que contendran las armaduras (vainas).
e Los Anclajes

e La Inyeccion.

A continuacion se hara una descripcion detallada de cada uno de los

componentes y operaciones realizadas para la realizaciéon de una pieza.
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3.6.2.9. Sistema de Pretensado

El sistema de pretensado utilizado para el disefio y construccion del presente
proyecto es el sistema PROTENDE de origen brasilero, utilizado cominmente
en nuestro medio en la construccion de puentes. En anexos se muestran las
caracteristicas de los elementos de este sistema de pretensado como los anclajes,

vainas, torones, gato hidréaulico y otros.
3.6.2.10. Armaduras Activas

Sirven para introducir en el hormigon los esfuerzos de pretensado. Son de acero
de alta resistencia, con una alta ductilidad, elasticidad y resistencia a la fatiga y a
la corrosion. Las diferentes normativas identifican una serie de tipos de
armaduras activas. El cddigo ACI 318 identifica tres tipos: Alambres, Barras y

Torones.

En dicha norma se denomina “Tendon” a la unidad de armadura para efectos de
calculo; esto es; al conjunto de armaduras de pretensado que se alojan en un

mismo conducto.

Las armaduras activas pueden ser postensadas o pretensadas. Para armaduras
postensadas se usa generalmente Torones y para armaduras pretensadas son

usados generalmente los alambres y las barras para pretensado.
3.6.2.11. Armaduras Pasivas

Se denominan asi a las armaduras no sometidas a tension previa y son iguales a

las habitualmente usadas en Hormigén Armado.

Los detalles de armado establecidos en la norma AASHTO LRFD 2004 son
consistentes con los establecidos en la norma ACI 318 como lo establecido en
el mismo cddigo AASHTO en el apartado 5.10.2.1

3.6.2.12. Conductos Longitudinales que Contienen las Armaduras.

(Vainas)

Las vainas pueden ser lisas pero es mucho mas ventajoso emplear modelos que

presenten nervaduras anulares. Tales nervaduras aumentan grandemente su
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rigidez transversal, reduciendo el riesgo de aplastamiento total o parcial de la
vaina. En la actualidad se puede usar alternativamente vainas de PVC u otro
material sintético, éstas son recomendables principalmente en ambientes
corrosivos; sin embargo, siguen siendo las metalicas las méas utilizadas por sus
caracteristicas adherentes y mejor comportamiento frente al hormigén

circundante.

El cddigo AASHTO LRFD 2004 para puentes, afirma que el didmetro interior
de las vainas debera ser para tendones compuestos por maltiples barras o cables,
el area interior de la vaina debera ser como minimo 2,0 veces el area neta del
acero de pretensado, para el método de enhebrado, el area de la vaina debera ser

como minimo 2,5 veces la seccién neta del acero de pretensado.
Las caracteristicas que deben tener las vainas son las siguientes:
e Estanqueidad durante el hormigonado y la inyeccion.

e Flexibilidad que les permita adaptarse facilmente al trazado definido en el

proyecto.

e Posibilidad de efectuar con facilidad empalmes, de manera que se pueda

alcanzar cualquier longitud.
e Resistencia al aplastamiento, golpes, vibrado y casos similares.
3.6.2.13. Anclajes

El anclaje tendra la funcién de transferir al hormigon las fuerzas de pretensado,
y de preservar el estado tensional de las armaduras activas, logrando asi

mantener el estado de pretensado a lo largo de la vida Gtil de la pieza.
Fundamentalmente se puede distinguir dos tipos de anclaje:

e Anclajes pasivos.- Son los que se sitian en los extremos de los tendones
por los cuales no se efectua el tesado. Pueden ser accesibles segun se realice
el hormigonado del anclaje después o antes de tesar el tenddn,

respectivamente.
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e Anclajes Activos.- Son los que se sitlan en los extremos de los tendones
por los cuales por los cuales se efectua el tesado. Los tipos mas corrientes

son los de cufas, cabezas recalcadas, rosca, etc.
3.6.2.14. Inyeccion

La inyeccion es la operacion consistente en rellenar los conductos de pretensado
con un producto adecuado para proteger las armaduras activas contra la
corrosiéon. Salvo en el caso de productos de inyeccién no adherentes, esta
operacion sirve ademas para asegurar la adherencia de dichas armaduras al

hormigdn de la pieza.

En generalmente los componentes usados para la inyeccion son agua, cemento

(lechada de cemento) y en su caso aditivos.
Las cualidades generales que la inyeccion debera tener son las siguientes:
e Ser suficientemente fluida en el momento de la operacion.

e Tener al mismo tiempo, la consistencia necesaria y presentar la menor

retraccion posible.

e Alcanzar, tras su endurecimiento, alta resistencia mecanica, necesaria para

la adherencia.

¢ No contener ningdn producto susceptible a corroer las armaduras.

3.6.3. Cargas actuantes sobre el puente
3.6.3.1. Cargas Permanentes
La carga permanente debera incluir el peso propio de todos los componentes de
la estructura, accesorios e instalaciones de servicio unidas a la misma, superficie
de rodamiento, futuras sobrecapas y ensanchamientos previstos.
3.6.3.2. Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no

estructurales

Consiste en el peso de la estructura (DC) en donde la norma nos recomienda un
peso del hormigén armado de 2392 Kg/m?®, sin embargo para el proyecto se

tomara un peso igual a 2400 Kg/m®.
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3.6.3.3.  Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para
servicios

El peso de la superficie de rodamiento (DW) varia segun el material que lo

compone, en nuestro caso se disefiara con una capa de pavimento flexible el cual

tiene como peso por unidad de volumen igual a 2200 Kg/m®, en caso de utilizar

otro material la norma nos da una tabla de densidades recomendadas segun el

material. Ver norma AASHTO Tabla 3.5.1-1

3.6.3.4. Empuje horizontal del suelo

Para determinacién del empuje horizontal del suelo (EH), pues es mas
recomendable tomar los criterios que se plasman en el libro de Hormigon
Armado de Jiménez Montoya que se desarroll6 con un mayor detalle e

importancia.

El empuje horizontal se determinara a partir de:

1 = sen’ € +¢
- L= -
A =, *cot€ -6 senar*| 14 sen@+6 *sen@ -
sen€ -5 *sen€ + /3
2 * * *
522*(0 PH = 7S*h_+WS/C*hj*ﬂH y:h*z 7/8 h+3 WS/C
3 2 3*y, *h+6*Ws/c

Donde:
PH =Empuje horizontal del terreno.
a=Angulo que forma un muro con el plano horizontal.

?= Angulo de rozamiento interno. (CUADRO N° 3.7)

ﬂzAngqu de talud de la superficie libre del terreno (que forma con el plano

horizontal)

0 = Angulo de rozamiento entre el terreno y un muro.
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h = Altura de terraplén (desde la base de la fundacion hasta la corona del
espaldar).

7s = Peso especifico aparente del suelo. (CUADRO N° 3.7.)

Ws/c = (ES) Carga uniformemente distribuida sobre el terraplén.

AH = Coeficiente de empuje activo horizontal.

AV = Coeficiente de empuje activo vertical.

y = Distancia hasta el punto de aplicacion, desde la parte superior del terraplén.
(GRAFICO N° 3.4.)

CUADRO N° 3.7.
CARACTERISTICAS EMPIRICAS DE LOS TERRENOS

Peso Angulo de
Clase de terreno especifico .

(t/m3) rozamiento Interno
Terrenos naturales
Grava y arena compacta 2.0 30°
Grava y arena suelta 1.7 30°
Arcilla 2.1 20°
Rellenos
Tierra vegetal 1.7 25°
Terraplén 1.7 30°
Pedraplén 1.8 40°

GRAFICO N° 3.4.

ESQUEMA DE EMPUJE HORIZONTAL

9
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3.6.3.5. Sobrecarga de suelo

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

notacion que se utiliza en este proyecto sera (Ws/c).
3.6.3.6.  Presion vertical del peso propio del suelo de relleno

El empuje vertical de suelo (EV) se determina con la siguiente formula:

2
S S

Donde los términos ya fueron definidos en el subtitulo anterior ver punto de
aplicacion en la GRAFICO N° 3.4.

3.6.3.7.  Cargas Transitorias
Las cargas transitorias son las correspondientes a las cargas de servicio.
Corresponde entonces a la carga mavil, peatones, cargas hidraulicas, de viento,

etc.
3.6.3.8. Fuerza de frenado en los vehiculos

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

25 por ciento de los pesos por eje del camidon de disefio o tandem de disefio, 0 5
por ciento del camion de disefio mas la carga del carril 5 por ciento del tandem
de disefio mas la carga del carril.

En nuestro medio es recomendable tomar un valor del 5 por ciento del peso total
del camion de disefio, se asumira que estas fuerzas acttan horizontalmente a una
distancia de 1800 mm. sobre la superficie de la calzada en cualquiera de las
direcciones longitudinales para provocar solicitaciones extremas. Todos los
carriles de disefio deberan estar cargados simultdneamente si se prevee que en el

futuro el puente puede tener trafico exclusivamente en una direccion.
3.6.3.9. Incremento por carga vehicular

La circulacion de las cargas mdéviles a velocidad sobre la estructura de un puente
da origen a esfuerzos instantaneos y de vibracion, los cuales hacen que el

material se fatigue y pueda entrar en resonancia, debido a la oscilacion. Estos
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efectos se combinan con una carga de impacto que se produce cuando el

vehiculo penetra a una estructura menos rigida.

Para poder tomar en cuenta los efectos mencionados se deberd aplicar un factor
de mayoracién aplicando los porcentajes indicados en la CUADRO N° 3.7.,

incremento por carga dinamica, (IM).

CUADRO N° 3.7.

INCREMENTO POR CARGA DINAMICA.

Componente IM

Tuntas del tablero - Todos los Estados Limites T5%

Todos los demas componentes

» Estado Limite de fatiga v fractura 15%

()
()
=]
a

» Todos los demas Estados Limites

3.6.3.10. Sobrecarga viva

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

Camion de disefio o tandem de disefio, y
Carga de carril de disefio.
3.6.3.11. Camidn de disefio

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

GRAFICO N° 3.4.

CAMION DE DISENO

|

35.000N 145000 N 145.000 N
‘ 4300 mm ‘ 4300 a 9000 mm ‘
= == =
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;
600 mm General ——— [ 1800 mm

300 mm Vuelo sobre el tablero

-
Carril de disefio 3600 mm

La separacion entre los dos ejes de 145.000 N se deberd variar entre 4300 y
9000 mm para producir las solicitaciones extremas. Se deberd considerar un

incremento por carga dinamica.
3.6.3.12. Tandem de disefio

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

1800 mm. Se debera considerar un incremento por carga dindmica.

3.6.3.13. Carga de carril de disefio

La carga del carril de disefio consiste en una carga de 9,3 N/mm, uniformemente
distribuida en direccion longitudinal. Transversalmente la carga del carril de
disefio se supondra uniformemente distribuida en un ancho de 3000 mm. Las
solicitaciones debidas a la carga del carril de disefio no estaran sujetas a un

incremento por carga dinamica.

Si se anticipa que la calzada soportard porcentajes de trafico de camiones
inusualmente elevados, para cada sitio especifico es posible pensar en
modificar el camién de disefio, el tandem de disefio y/o la carga del carril de

disefio.
3.6.3.14. Sobrecarga peatonal

Se debera aplicar una carga peatonal (PL) de 3,6 x 10 MPa en todas las aceras
de mas de 600 mm de ancho, y esta carga se debera considerar simultaneamente

con la sobrecarga vehicular de disefio.
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Los puentes exclusivamente para trafico peatonal y/o ciclista se deberan disefiar

para una sobrecarga de 4,1 x 10”° MPa.

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

carga concentrada de 890 N.

Los postes deben estar disefiados para un carga concentrada de

P =890+0.73"L , dada en N en donde L es la separacion entre postes en mm

aplicada en el centro del pasamanos superior
3.6.3.15. Presioén hidrostéatica

Se asumira que la presion hidrostatica actia de forma perpendicular a la
superficie que retiene el agua. La presion se debera calcular como el producto de
la altura de la columna de agua sobre el punto considerado, la densidad del agua

y g (aceleracién de la gravedad).
3.6.3.16. Flotabilidad

La flotabilidad se debera considerar como una fuerza de levantamiento, tomada

como la sumatoria de las componentes verticales de las presiones hidrostéaticas.
3.6.3.17. Presion de flujo

Es la presion debida a un flujo de agua que actla en la direccion longitudinal de
las subestructuras, ésta se determina a partir de una formula que esta plasmada

en los escritos de la norma.
3.6.3.18. Fuerzas Centrifugas

Las fuerzas centrifugas se deberan tomar como el producto entre los pesos por
eje del camion o tandem de disefio y un factor C determinado a partir de
formula. Esta fuerza centrifuga se considera Unicamente cuando se esta

disefiando un puente de geometria curva, lo cual no es nuestro caso.
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3.6.3.19. Carga de viento sobre la estructura

Se asumird que las presiones aqui especificadas son provocadas por una
velocidad bésica del viento, de 160 km/h. Se asumira que la carga de viento esta

uniformemente distribuida sobre el area expuesta al viento.

Sin embargo la velocidad basica del viento varia considerablemente
dependiendo de las condiciones locales. Para las estructuras pequefias y/o de
baja altura el viento generalmente no resulta determinante. En el caso de puentes
de grandes dimensiones y/o gran altura se deberian investigar las condiciones

locales.

3.6.4. Factores de Reduccion de Resistencia y Factores de Carga para el

disefio de Puentes
Un elemento estructural de hormigdn durante el proceso de analisis y disefio
debe minimamente cumplir con la condicion de que la resistencia nominal de
una determinada seccién sea al menos igual a la resistencia requerida.
Un disefio dentro del lado de la seguridad resulta cuando la resistencia
requerida obtenida a partir de las cargas de servicio mayoradas, es menor o
igual a la resistencia nominal especificada por el comportamiento del material y
afectada por un factor de seguridad. En consecuencia:

M, < OM,

P, < @F,

s 0V

En donde los subindices n estan asociados a la resistencia nominal a la flexion,
el empuje axial y el esfuerzo cortante, y los subindices u estan asociados a las

resistencias requeridas.
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CUADRO N° 3.8.

FACTORES DE REDUCCION DE RESISTENCIA @ UTILIZADOS EN EL PROYECTO

Clase de Esfuerzo %)
Para flexion y traccion del hormigén armado 0.90
Para flexion y traccion del hormigén pretensado 1.00

Para corte y torsion:

hormigdn de densidad normal 0.90
hormigon de baja densidad 0.70

Para compresion axial con espirales o zunchos:

a excepcion de lo especificado en el

Articulo 5.10.11.4.1b para Zonas 0.75
Sismicas 3 y 4 en el estado limite

correspondiente a evento extremo

Para apoyo sobre hormigén 0.70
Para compresion en zonas de anclaje:
hormigon de densidad normal 0.80
hormigdn de baja densidad 0.65

Fuente : aastho Irfd-2004

Estos factores de resistencia a los especificados en el cddigo AASHTO LRFD
2004 para el disefio de puentes.

El método LRFD (Disefio por factores de Carga y Resistencia), filosofia de
disefio de reciente desarrollo y que ha ganado mucho terreno en otras areas de
la ingenieria estructural y en otras partes del mundo. ElI método LRFD
especifica que los puentes deben ser disefiados para Estados Limites especificos
para alcanzar los objetivos de constructibilidad, seguridad y funcionalidad,
tomando en cuenta también aspectos relacionados con la facilidad de
inspeccion, economia y estética.

La solicitacion mayorada total se tomara como:

Q= Xn;vQ;

Donde:

1i = Factor de modificacion de las cargas: factor relacionado con la ductilidad,
redundancia e importancia operativa

Qi = Solicitaciones de las cargas especificadas

vi = Factores de carga especificados para un tipo de fuerza
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3.6.4.1. Las combinaciones de cargas usadas en el proyecto.

RESISTENCIA | — Combinacion de cargas basica que representa el uso

vehicular normal del puente, sin viento.

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

provocadas por las sobrecargas.

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

por parte de vehiculos normales con una velocidad del viento de 90 km/h.

SERVICIO | — Combinacion de cargas que representa la operacién normal del
puente con un viento de 90 km/h., tomando todas las cargas a sus valores
nominales. También se relaciona con el control de las deflexiones de las
estructuras metélicas enterradas, revestimientos de tdneles y tuberias
termoplésticas y con el control del ancho de fisuracion de las estructuras de
hormigon armado. Esta combinacion de cargas también se deberia utilizar para

investigar la estabilidad de taludes.

CUADRO N° 3.9.
COMBINACIONES Y FACTORES DE CARGA.

L — Usar solo uno por vez
Combinacion de cargas DD | LL
DW | I
EH | CE
EV | BR U
ES FL CE
Estado limite EL |Ls | WA |WS | WL | FR | SH TG | SE |EQ |IC |[CT |CV
RESIST_ENC‘IA I{a menes que - . i i 0. 0| 7o e
se especifique lo contrario) o 175 | 100 1.0 e
BESISTENCIAII o 1.35 | 1.00 - 1.0 0.50/120 c Y=
RESISTENCIA III i 100 [ 140 1.00 | 0.50/120 c | v=
RESISTENCIA IV- ¥ 100 100 | oson0
Solo EHEV.ESDW.DC Ls
RESISTENCIA V ve | 135 | 1.00 | 040 | 10 | 100 | 050020 | y1a | 7= | -
EVENTO EXTEEMO I To ven | 1.00 - - 1.00 - - 1.00 -
EVENTO EXTREMO II v | 0.50 | 1.00 - - 1.00 - 100 | 100 | 1.0
SEEVICIOI 1.00 | 1.00 | 1.00 .30 1.0 100 | 100120 | oo T -
SEEVICIOII 1.00 | 1.30 | 1.00 - 1.00 | 1.00/120 - -
SERVICIOIII 1.00 | 0.80 | 1.00 1.0 L0012 | e =
SEEVICIO IV 1.00 1.00 .70 1.0 L.O0v1 20 - 1.0
FATIGA- Solo LL. IM Y CE 0.7 - -

Fuente:

Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el Método LRFD 2004
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CUADRO N° 3.10.
FACTORES DE CARGA PARA CARGAS PERMANENTES.

Tipo de carga - _Factor de carga, -
Méaximo Minimo
DC: Elemento y accesorios 1.25 0.90
DD: Friccion negativa (downdrag) 1.80 0.45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios
P 1.50 0.65
publicos
EH: Empuje horizontal del suelo
e Activo 1.50 0.90
° En reposo 1.35 0.90
EL: Tension residuales de montaje 1.00 1.00
EV: Empuje vertical del suelo
e Estabilidad global 1.00 N/A
e  Muros de sostenimiento y estribos 1.35 1.00
e  Estructura rigida enterrada 1.30 0.90
e Marcos rigidos 1.35 0.90
e Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto 1.95 0.90
alcantarillas metalicas rectangulares
e Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 150 0.90
ES: Sobrecarga de suelo 1.50 0.75

Fuente: Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el Método LRFD 2004

3.6.5. Estadios de Carga en el Hormigén Pretensado

Tanto el analisis como el disefio del Hormigdn Pretensado pueden necesitar de

la consideracion de varios estados de carga, tal como sigue:

1. Pretensado Inicial, inmediatamente después de la transferencia, cuando s6lo

la fuerza de pretensado inicial actda en el hormigon.

2. Estado Inicial de Pretensado, solo actuan la fuerza de pretensado inicial mas

peso propio de la Pieza.

3. Estado de Carga Balanceada, actla la fuerza de pretensado inicial mas la

totalidad de la carga muerta y un porcentaje de la carga viva.

4. Estado Limite de Servicio, después de ocurridas las pérdidas, actta la fuerza
de pretensado efectiva mas la totalidad de las cargas muertas y la totalidad

cargas vivas esperadas.

5. Estado de Carga Ultima, cuando se incrementan las cargas esperadas de

servicio y el miembro se encuentra al inicio de la falla.
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3.6.6. Disefio de Hormigdn Pretensado por Flexion Basado en Esfuerzos

Permisibles

La mayoria de las especificaciones para la construccion y disefio de hormigon
pretensado impone ciertas limitaciones a los esfuerzos en el hormigén y en el
acero, para inmediatamente después de la trasferencia de la fuerza pretensora al

hormigdn y para cuando actla la totalidad de la carga de servicio.

Estas limitaciones en los esfuerzos, tratan de evitar dafios al miembro durante la
construccién y asegurar condiciones optimas de servicio. En la practica actual,
especificaciones que limitan el esfuerzo proporcionan a menudo el punto de
partida para la seleccion de las dimensiones de los miembros de hormigon
pretensado. En otras palabras, el método de disefio que se propone se basa en la
aproximacion de los esfuerzos, tan cerca como sea posible, de los esfuerzos

limite especificado, bajo los estados de carga que controlan el disefio.

La notacion que se establece en lo que se refiere a los esfuerzos limite en el
concreto para los estados de carga 2 y 4 mencionados anteriormente, es la

siguiente:

fii = Esfuerzo de traccion permisible inmediatamente después de la

transferencia.

fti = 0.8V ¢
fi = Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la
transferencia.

fei = 0-6f,ci
fis = Esfuerzo de traccidén permisible bajo carga de servicio, después de
todas las pérdidas.

fes = 1.6 f,c
f.s = Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, despues de
todas las pérdidas.

fes = 0.A5f",
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Donde: /%y f’c estan en Kg/cm?.
3.6.7. Eficiencia de la Seccion a Flexion

Una de las exclusivas del disefio del hormigdn presforzado es la libertad de
poder escoger las proporciones de la seccidn transversal y las dimensiones en
forma tal de acomodarse a los requisitos especiales de la obra de cuestion.

En la préctica la profundidad de la viga se puede seleccionar primero, basandose
en la deseada relacion de claro- peralte, o en los requerimientos de alturas de
entrepisos y galibos. La relaciéon de claro-peralte total para vigas de un solo
claro tipicas varia desde 16 hasta 22, dependiendo de las condiciones de carga y
del criterio de disefio. Para tableros Te ligeramente cargados, en doble T o para
tableros de cubierta, L/h puede ser tan alto como 30 hasta 40. Una vez que el
peralte de una viga ha sido escogido, es deseable tener una medida de la relativa
eficiencia a la flexion de las secciones transversales comparadas. En términos
generales, la relacion del moédulo de seccidn al area de concreto, S/A., servira
como tal medida. Una viga gue se caracterice por una elevada relacion de S/A¢

representard un uso mas eficiente que una con una relacion baja.

Para el caso general de secciones transversales asimétricas, uno podria desear
maximizar simultaneamente las relaciones Si/Acy So/Ac. Como S1=1/¢1 y So=1/c,

estas relaciones pueden escribirse tal como sigue:

S I r?
Ac AL G
S, I r?

c ACCZ CZ

Asi, para valores dados de c; y C;, la seccidn transversal mas eficiente es aquella
que tiene el mas grande radio de giro, esto es, aquella en la cual el area de
concreto se encuentra concentrada lo mas posible hacia los extremos superior e

inferior del miembro.
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Los miembros del lado derecho de las ecuaciones anteriormente expuestas se
reconoceran como las dimensiones inferior y superior del nucleo de la seccion,

respectivamente.

Resulta conveniente expresar las distancias representadas por las ecuaciones a y
b de una manera a dimensional, en funcion de las distancias c; y ¢, a las caras

superior e inferior del miembro. Con ky=r?/c, y k,=r’/c; estas relaciones son:

k, 7r?
€1 (€16
k, r?
Cy €106

En consecuencia la expresion simple:

TZ

Qf =

€162

Puede usarse como una base conveniente para la estimacion de la eficiencia a la

flexion de varias secciones transversales con un peralte.

El factor de eficiencia Q puede también puede expresarse en términos

geométricos. Tomando nota que h= c;+c;

r? ¢ +c,

Tan h

ki + k,
I =:'__};"_'
Lo cual indica que el factor Qs no es otra cosa que la relacion de la profundidad

del nacleo al peralte total de la seccién.

Logicamente aquellas secciones con forma de | y T con almas y patines
relativamente delgados presentaran factores Q mas altos que los de las secciones
con partes mas gruesas. Sin embargo, consideraciones practicas determinan un
limite superior al grado de esbeltez que puede obtenerse. El conjunto de

dimensiones de una viga deben de escogerse considerando la posibilidad del
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pandeo lateral del miembro cargado, si es que este no se encuentra sujeto contra

el movimiento lateral de las construcciones vecinas.

El espesor minimo del alma se determina frecuentemente por los espacios
minimos requeridos por los tendones del presfuerzo y el refuerzo auxiliar y por
los requisitos de recubrimiento para el acero exterior. Aunque espesores del
alma de 5” o menos pueden ser satisfactorios para soportar esfuerzos de corte
con cantidades razonables de refuerzo en el alma, almas tan delgadas a menudo

son dificiles de colar sin riesgo de producir vacios o aire atrapado.

En general, las vigas | bien disefiadas tienen un factor de eficiencia cercano a
0.50. Los factores Q menores que 0.45 indican una seccion muy pesada en tanto
que los valores mayores 0.55 indican secciones excesivamente esbeltas siendo

cuestionable su ejecucion en la practica.
3.6.8. Inecuaciones de Condicion
Hipotesis del problema:
1. Tanto el acero como el hormigén se comportan dentro del rango eléstico

2. La seccion es plana antes de la flexion y permanece plana después de la

flexion.
3. Existe perfecta adherencia entre el Acero y el Hormigon.

Producto del andlisis de esfuerzos tanto en la fibra superior como inferior de una
pieza de hormigon pretensado, para los estadios 2 y 4 antes mencionados, es que

se plantean las siguientes inecuaciones necesarias para el disefio.
3.6.8.1. Estado Inicial de Pretensado
En esta etapa, actian la fuerza de Pretensado inicial y el peso propio de la pieza

Para la fibra superior L ent =0.

My*Cq PixexCq P; 7 .
- 7 + 7 — X < 0.8\/f ci 0

My | Pixe P 7
Mo L P P 08/f .
S + S, a4 = fei
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Para la fibra inferior 2 en t = 0o0.

My*Cy PixexCy P; I} .
— — > _ .
- - 2 0.6f 0
M, Pxe P
2= ——>—0.6f"y

s, S, A
3.6.8.2. Estado Limite de Servicio

En esta etapa, actlan la fuerza de pretensado efectiva, la totalidad las cargas
muertas y las cargas vivas, la pieza esta en servicio.
Para la fibra superior 1 en t = 0o0.

MTI*Cl + nPi*Ie*Cl _

2> —0.45f, 6

Mt nPixe

TlPi _ ]
e T

Para la fibra inferior 2 en t = 0o0.

MT=C; nPixexC,  nP; 7 z
— ——t<1.6./
I I A~ Lé6yfe °
Mt nPixe nP; 7
— Tt /
S S A — Leyfe
Donde:

M, = Momento flector debido al peso propio de la pieza. [Kg*m]
M+t = Momento flector debido a la totalidad de las cargas. [Kg*m]
P; = Fuerza de pretensado inicial [Kg]

n = Coeficiente de relacion entre la fuerza de pretensado efectiva y la fuerza de
L P,
pretensado inicial n = P—e
i
e = Excentricidad de la fuerza de Pretensado [cm]
| = Inercia centroidal de la seccion transversal [cm?]
A = Area de la seccion transversal [cm]

C, = Distancia del centroide de la seccion a la fibra superior [cm]

C, = Distancia del centroide de la seccion a la fibra inferior. [cm]
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e .y . . 1
S; = Mddulo de la seccion con respecto a la fibra superior S; = = [cm?]
1

7 s - . . 1
S, = Mddulo de la seccion con respecto a la fibra inferior S, = = [cm?]
2

[ = 0.70 . corresponde al 70 % de f’; para el tesado a los 7 dias

aproximadamente.
3.6.8.3.  Variacion de la Excentricidad a lo Largo del Claro

Las ecuaciones desarrolladas establecen los requerimientos necesarios para una
seccidon de maximo momento del miembro. En otros puntos del claro, en donde
los momentos son méas pequefios, la excentricidad del acero debe reducirse con
el objeto de evitar sobrepasar los esfuerzos limite en el concreto cuando la viga

se encuentra en el estado descargado.

Para indicar que tanto la excentricidad e como los momentos M, 0 My son
funciones de la distancia x desde el apoyo ellos se presentaran como €y Y Mo
0 Mr), respectivamente. Para la escritura de las expresiones de las inecuaciones
es mejor designar los esfuerzos de tension como positivos 0 mayores que cero y
los esfuerzos de compresién como menores que cero o negativos. Considerando
primero el estado descargado, se halla que el esfuerzo de tension en la parte
superior de la viga no debe exceder a f;; .

Para la fibra superior 1 ent = 0.

M,*xC; Pxex(Cy P p
—_ ——<0. .
I + I A_O8 fCl

Resolviendo para la maxima excentricidad se obtiene:

*
(0-8*x/ f's +W+ij*l

P*C,

e<

Para la fibra inferior 2ent = 0.

M,+*C, P;xexC, P; ,
] ] A_ 06fCl

De done el segundo limite inferior para el centroide de acero resulta:
*
(06e 17, Me7C: 2
| * |
~P*C,

e<
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Considerando ahora que el miembro se encuentra en su estado totalmente

cargado, se pueden hallar los valores limite superiores para la excentricidad.

Para la fibra superior 1 en t = oo.

Mr*xC;, nP;xex(C; nb; ,
— - > 0.
i + i 1= 0.45f,

De la cual

*
(0.45* f'C+MTI iy ”E J*|

n*B>*C,

e>

Para la fibra inferior 2 en t = 00.

Mr+C, nP;xexC, nP;
- ——<1. !
I I A~ 6Vfe

De la cual

*
(1.6*\/1"0 —MTICZ+ ’75 j*l

~7*R*C,

e>

El limite inferior de la excentricidad del tendon se puede establecer para varios
puntos sucesivos del claro. También se establece el correspondiente limite

superior.

Este limite superior bien puede ser negativo, lo cual indicaria que el centroide

del tenddn pueda estar por encima del centroide del concreto en aquel lugar.

Debe de recalcarse que solamente en el centroide del tendon es el que debe caer
dentro de la zona limite de los cables, los cables individuales estdn a menudo

fuera de ella.

El perfil del tendon que a menudo se usa en la practica es una curva parabdlica a
una catenaria, en el caso de las vigas postensadas. El ducto que contiene el acero
del preesfuerzo se cuelga segun la forma deseada y se fija en tal posicion
atandole con alambres al refuerzo transversal del alma. Después se puede

colocar el concreto.
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3.6.9. Pérdida de la Fuerza de Pretensado

La fuerza de pretensado inicial P aplicado a una seccion transversal de
hormigdn no es constante porque disminuye con el tiempo hasta alcanzar un
valor final o permanente (nP;), donde # es el coeficiente de perdida. Se suponen
conocidos nPi y Pi. En efecto, se calcula #P; asumiendo un valor de 7
estimativo; valor que debe ser verificado después de un andlisis de las perdidas
o0 de la adaptacion de un valor total de las perdidas.

Las pérdidas se distinguen en:

3.6.9.1. Instantaneas

Se generan en el momento de la transferencia de la fuerza pretensora al

hormigon.
e FR = Pérdidas por friccion
o DA = Pérdidas por desplazamiento de anclajes.

e ES =Pérdidas por acortamiento elastico del Hormigon.
3.6.9.1.1. Pérdidas por Friccion (FR)

En los miembros pretensados, por lo general, los torones se anclan en un
extremo y posteriormente se retiran mediante los gatos desde el otro. A
medida en que el acero se desliza a través del ducto, se desarrolla la
resistencia friccionante, con el resultado de que la tension en el extremo
anclado es menor que la tension en el gato. La pérdida total por ficcion

debida a la curvatura intencional del tendén.

La deformacion de estas pérdidas se basa principalmente en los valores de p
y K que representan el coeficiente de friccion por curvatura y el coeficiente
de friccion por deformacion no intencional del ducto respectivamente, estos
valores que han sido obtenidos experimentalmente por grandes laboratorios

especializados, se muestran en tabla para distintos tipos de acero.

La estimacion de las pérdidas, pueden ser calculadas mediante la siguiente

expresion:

FR = Po = Px x U+«
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Si se acepta la aproximacion de que la presion normal en el ducto que
produce la fuerza de friccion resulta de la tension inicial no disminuida
alrededor de toda la curva, se obtiene la siguiente expresion simplificada

para la pérdida de tension:
FR = Po — Px = Px * (Klx + Px *xua)

El Codigo ACI permite la utilizacion de esta forma simplificada de estimar

la perdida por friccion, si el valor (Klx + ua)no es mayor que 0.3
Donde:
FR = Pérdida por friccion.

Px = Tension del cable en la longitud x

e=  Funcién exponencial.

pn = Coeficiente de friccidn por curvatura.

a = Angulo central de desviacion por la curvatura del cable.

k= Coeficiente de friccion por deformacion no intencional del ducto.
x = Longitud del cable en la seccion considerada.

Si la curva es relativamente suave, como generalmente es el caso, es

suficiente un calculo aproximado.

GRAFICO N° 3.5.

ANGULO Y PENDIENTE DE TRAYECTORIA.

al2 o/2

x/2
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La distancia “m” es aproximadamente igual a 2 veces la flecha “Y”.

También para &ngulos pequefios,

aproximadamente igual

consecuencia:

al éangulo mismo, medido en

8Y

x= — radianes
X

CUADRO N° 3.11.
COEFICIENTES DE FRICCION PARA TORONES

la tangente de un é&ngulo es

radianes.

Tipo de Tendén

Coeficiente por
Deformacion No
internacional del
ducto K por pie

Coeficiente por
Deformaciéon No
internacional del
ducto K por m.

Coeficiente por
curvatura p

Tendones dentro de ductos metalicos

flexibles

Tendones de alambres 0,0010 - 0,0015 0,0033 - 0,0049 0,15-0,25
Cable Trenzado de 7 alambres 0,0005 - 0,0020 0,0016 - 0,0066 0,15-0,25
Varillas de alta resistencia 0,0001 - 0,0006 0,0003 - 0,0020 0,08 - 0,30
Tendones dentro de ductos metalico rigido

Cable Trenzado de 7 alambres 0.0002 0.00066 0,15-0,25
Tendones con lubricacién previa

Tendones de alambres y cables Trenzados de

7 alambres y 0,0003 - 0,0020 0,0010 - 0,0066 0,05-0,15
Tendones recubiertos con masilla

Tendones de alambres y cables Trenzados de 0,0001 - 0,0020 0,0010 - 0,0066 0,05-0.15

7 alambres

Fuente : Nilson Arthur — Disefio de Estructuras de Concreto

3.6.9.1.2. Pérdida por Deslizamiento de Anclajes (DA)

A medida que la carga se transfiere a los dispositivos de anclaje en la
construccidn postensada, se presentara un leve movimiento hacia adentro del
tendon, mientras que las cufias se ajustan y el anclaje mismo se deforma al
someterse a esfuerzo. La cantidad de movimiento variard de manera

considerable segun el tipo de anclaje y las técnicas de construccion.

La mejor manera de determinar la cantidad de movimiento que genera el
asentamiento y la deformacion por esfuerzo asociada con cualquier tipo
particular de anclaje es mediante ensayos. Una vez que se determine la

cantidad 4L, la pérdida de esfuerzo se calcula a partir de:
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DA = Afs,deslizamiento = TES

Es importante observar que la cantidad de deslizamiento es casi
independiente de la longitud del cable. Por esta razon, la pérdida de esfuerzo
seré grande en tendones cortos y relativamente pequefia en tendones largos.
La consecuencia practica de esto es que resulta mas dificil postensar

tendones cortos con algan grado de precision.
3.6.9.1.3. Pérdida por Acortamiento Eléastico del Concreto (ES)

En elementos pretensados, a medida que la fuerza del tenddn se transfiere de
los contrafuertes fijos a la viga de concreto, se presentara una deformacién
de compresion elastica e instantanea en el concreto, que tiende a reducir el
esfuerzo en el acero de preesfuerzo adherido. La pérdida de esfuerzo en el

acero es:

Es = Afs,elastico = E;—=nf,

Donde:
Ec = Modulo de elasticidad del H° en el momento de tesado.
Es = Mddulo de elasticidad del acero pretensado.

f. = Esfuerzo en el hormigén en el centroide del cable debido a la fuerza
pretensado y carga muerta de la viga inmediatamente después de la
transferencia.
Pi Pixe? Mgyxe
fo=—+ -
A I I

3.6.9.2. Diferidas.

Estan referidas en funcion del tiempo.

e CRs = Pérdidas por relacion del acero de pretensado.

e SH = Pérdidas por retraccion de fraguado del concreto.

e FPc = Pérdidas por flujo plastico del concreto.
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3.6.9.2.1. Pérdida por Relajacion del Acero de Pretensado (CRs)

Los tendones de acero se mantienen esforzados esencialmente con longitud
constante durante la vida de un miembro, a pesar de que existe alguna
reduccion de longitud debido al flujo plastico y la contraccion del concreto.
L magnitud del relajamiento depende de la intensidad del esfuerzo del acero,
asi como del tiempo vy, para el acero usual relevado de esfuerzo, la relacion
del esfuerzo reducido fp al esfuerzo inicial fpi expresada en términos de

pérdida de esfuerzo en el acero que proviene del relajamiento.

f
Afy =1, "Et( - —0.55)

py

La interaccion con las demas perdidas puede tomarse en cuenta de manera

aproximada sustituyendo 0.90fpi en lugar de fpi en la ecuacion.
Donde:

fpi = Esfuerzo inicial de pretensado.

fpy = Esfuerzo de fluencia efectivo.

t = Tiempo en horas después del tesado.

3.6.9.2.2. Pérdida por Retraccion del Hormigén (SH)

La retraccion es un fenémeno quimico que se produce durante el fraguado
del hormigén y que origina cambios de volumen del elemento que se

constituye.

El acortamiento originado depende factores como ser las condiciones de
humedad del ambiente, el contenido de agua de la mezcla, el tipo de curado
empleado, etc. A la vez retraccion provoca una reduccion en la deformacion
del acero pretensado. Estas pérdidas son posibles de estimar en forma

practica a través de la siguiente relacion:
En miembros Postensados:

SH = 0.80 * (1172.40 — 10.34 = RH)
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Donde:
SH = Pérdida por contraccién de fraguado del Hormigén, medida en kg/cm?.

RH = Humedad relativa ambiente promedio anual en porcentaje (0 a 100)

CUADRO N° 3.12.
VALORES DE HUMEDAD RELATIVA DEL MEDIO AMBIENTE

Ambiente Humedad Relativa
Aproximada
En el agua 100 %
En atmésfera muy humeda 90 %
En ambiente medio 70 %
En atmosfera seca 40 %

Fuente: Jiménez Montoya - Hormigén Armado
3.6.9.2.3. Perdida por Fluencia o Flujo Plastico del Concreto (FPc)

La fluencia o escurrimiento plastico es la propiedad de muchos materiales
mediante la cual el material continla deformandose a través de lapsos
considerables de tiempo bajo un estado constante de esfuerzo a carga. La
velocidad del incremento de la deformacion es grande al principio; pero,
disminuye con el tiempo, hasta que después de muchos meses alcanza un

valor constante asint6ticamente.

Se ha encontrado que la deformacion por escurrimiento plastico en el
concreto depende no solamente del tiempo, sino también depende de las
proporciones de la mezcla, de la humedad, de las condiciones del curado y
de la edad del concreto a la cual comienza e ser cargado. Sin embargo, la
perdida de esfuerzo en el acero asociada con la fluencia del hormigén, puede

determinarse mediante la expresion:
FPc = Afsgpjo = Ccxnx* fc

Pi Pixe? Myxe

fe=—g-—71 t7
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Donde:
FPc = Pérdida por fluencia del hormigon.

fc = Esfuerzo en el concreto al mismo nivel del centroide del acero

inmediatamente después de aplicar el presfuerzo.

Cc = Coeficiente ultimo de flujo plastico con valor de 2 a 4, segun Arthur
Nilson, cuando no se disponga de informacion especifica se debera asumir
2.35.

3.6.9.3. Pérdida Total en Elementos Pos-tensados

En miembros pos-tensados, la pérdida total de presfuerzo viene dada por el

efecto combinado de los siguientes factores:
Afy = FR + DA+ Es 4+ CRs + SH + FPc
Donde:
Afr = Pérdida total del presfuerzo.
SH = Pérdida debido a la retraccion del hormigon.
CRs = Pérdida debido a la relajacién del acero.
CRc = Pérdida debido a la fluencia del concreto.
FR = Pérdida debido a la friccion.
DA = Pérdida debido al deslizamiento de anclajes.
ES = Pérdida debido al acortamiento el&stico del hormigon.

Luego, la relacion de la tension de pretensado efectivo P, versus la tension de

pretensado inicial P;j en elementos pos-tensados, resulta:

Pe
Pj

n= Pe =n * Pi

3.6.10. Disefio por Contante del ACI
3.6.10.1. Bases para el Disefio

El disefio debe basarse en el miembro cargado con un estado de sobrecarga

hipotético, con las cargas muertas calculadas y las vivas de servicio
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multiplicadas por los usuales factores de sobre carga, excepto cuando se

especifique otra cosa.

El disefio de las secciones transversales sometidas a cortantes debe de basarse en

la relacion:

Donde:
Vu = Fuerza cortante aplicada bajo cargas factorizadas.
Vn = Resistencia nominal al cortante de la seccion.
@ = Factor de reduccion de la resistencia, tomando igual a 0.90 para cortante.
La resistencia nominal al cortante Vn, se calcula de la ecuacién:
Vn=Vc + Vs
Donde:
Vc = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto.

Vs = Resistencia nominal al cortante de la seccion proporcionada por el refuerzo

para cortante.
3.6.10.2. Calculo de Vu:

La fuerza cortante aplicada bajo cargas factorizadas Vu sera calculada para
todas las secciones criticas que se tengan en la viga.

Se supone que la primera seccion critica para el cortante se encuentra a la
distancia de h/2 desde la cara del apoyo, y las secciones que se encuentran a
menos de h/2 se disefian para el cortante calculado para h/2. Esta
especificacion reconoce el efecto benéfico de la compresion vertical en
el concreto producida por la reaccidon. En circunstancias especiales, aquellos
beneficios no se obtienen, y el cortante en la cara del apoyo puede llegar a ser

critico.

Como el dimensionamiento por corte se lo realiza en el Estado Limite Ultimo

(ELU), se tiene que mayorar las cargas y minorar las resistencias con la
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combinacion de cargas que genere el cortante maximo, de acuerdo a lo

especificado por el codigo AASHTO.

3.6.10.3. Calculo de Vn.

La resistencia nominal de al cortante Vn se calcula de la ecuacion:
V, =V, +V,

Donde:

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo para

cortante.
3.6.10.4. Calculo de Vc.

El valor de Vc debe tomarse como el menor de los valores de Vci y Vew
determinados para un agrietamiento por flexion-cortante 'y  para un

agrietamiento por cortante en el alma, respectivamente.
3.6.10.4.1.  Agrietamiento por Corte y Flexién (Célculo de Vci)

Vci seria la cortante necesaria para que se produzca el agrietamiento por

corte y flexién y esta dada por la siguiente ecuacion:
V, =0.159*b, *d *./fl +V, +Vcr

VD L
Ver=—=*M._.,

D+L
M, = 2 Js0% [12 +|fpe - fd|
cr C2 ' A\ 'C _
Donde:

bw = Ancho del alma.

d = Se define como el canto util de la viga, es decir la distancia desde la
fibra superior hasta el centro de presiones de la armadura de pretensado en la

seccion estudiada.

f'c = Se refiere a la resistencia caracteristica del Hormigon a los 28 dias
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Vo = Cortante debido solo al peso propio de la viga en la seccidn estudiada

en nuestro

V(p+) = Cortante debido a la carga permanente adicional mas la carga viva

en la seccion estudiada.

Mo-+1) = Momento flector producido por la carga permanente adicional mas

la carga viva en la seccion estudiada.
Mcr = Es el momento que produce el agrietamiento por flexion.

Ic = Momento de inercia de la seccion estudiada (So6lo para andlisis sin

huecos es decir calculada a seccion llena).

fee = Esfuerzo de compresién en la fibra tensionada, debido a la fuerza de
pretensado solamente.

En la fibra inferior si el momento es positivo.

En la fibra superior si el momento es negativo.

Pe Pe*e*C,
fo=— +—7 %
A I

fqy = Esfuerzo de compresion en la fibra tensionada debido al peso propio de

la viga.

*| * * 2
[Qo 2L X_QOZX :|*C2
f —
Ic

3.6.10.4.2.  Agrietamiento por Corte en el Alma (Calculo Vcw)

Vcw = Sera el cortante que resiste el Hormigdn antes del agrietamiento del
alma y esta dado por la siguiente ecuacion

~
*

Vv, =€928* [f/ +03*f  *b, *d, +V,

pc _s Pw

Donde:

foc = Esfuerzo de compresidn en el centroide de la seccién en t = infinito

ore
Ac
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Si

Si

Si

si

Si

Vp = Contracortante.- Es el cortante efectiva (Componente vertical de la

fuerza de pretensado en la seccion estudiada).
Vp = Pe sen a
De todo esto, Vc se toma el menor de Vciy Vew .

Vs se puede obtener con la siguiente expresion:

Vu-Vc
Vs 2
¢
3.6.10.5. Armadura de Corte
Se presentan los siguientes casos:
Ve -
Vu < — No se necesita Armadura Transversal
2
Vc : .
—~ <Vu<Vc Se requiere Armadura minima
Vu >Vc Se necesita Armadura por Corte
Vu>1.06*.[F *b *d Se necesita Armadura por Corte con
- C “w S max. =30 cm
Vu>212* /. *b, *d Se tiene que cambiar de secci6n

El area de la seccidn transversal requerida para un estribo, A,, se calcula con una

transposicion conveniente de la ecuacion.

2 _ (Vu—9@Vc) =S
T o fyd

En el disefio practico, el ingeniero seleccionara normalmente un tamafio
tentativo para el estribo, para el cual encontrara el espaciamiento requerido. Una
forma mas conveniente de formular esta Gltima ecuacion es:

_ DxAvxfy=d
B Vu— @Vc
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3.6.10.6. Armadura Minima

Para el calculo de la Armadura minima se utiliza la siguiente ecuacion.
An__3.5*bw*s
in — ¢

f)’
Si despejamos s de la anterior ecuacion tenemos un espaciamiento maximo

S =Amin*fy
™ 35%h,

3.6.10.7. Verificacién a la Flexion en el Estado Ultimo o de Rotura

Si se toman las medidas adecuadas para la transformacion de las fuerzas
cortantes horizontales, a través de la cara de contacto entre los componentes de
un miembro compuesto, entonces puede considerarse efectiva toda la seccion

transversal en el calculo de la resistencia Ultima a la flexion.

Para grandes deformaciones de compresion, la diferencia entre modulos de
elasticidad del concreto colocado in situ y el precolado, la cual condujo al
empleo del ancho del patin a compresion transformando en los célculos
elésticos, no tiene significacion y consecuentemente, los calculos deben basarse
en la totalidad del ancho efectivo del patin; mas adn, la discontinuidad
relativamente pequefia en las deformaciones en la cara de contacto entre el
concreto precolado no compuesta, puede ignorarse sin consecuencias de este

estado.

La resistencia Gltima a la flexion se determinara tomando base la expresion

aproximada del ACI para los esfuerzos en el acero en la falla.
La cuantia de acero a tension es:

Ap
ppzﬁ

Donde:
Ap = Area nominal del cable

b = Ancho efectivo
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d = Altura del canto util.

Se hallara el esfuerzo en el acero a la falla basandose en las relaciones

aproximadas contenidas en el codigo ACI.

Para elementos con tendones adheridos:

fos = fou * <1 —0.50p, * ?—Z)
Donde:
f,. = Esfuerzo de falla (kg/cm?).
f,,= Resistencia del acero pretensado (kg/cm?)
f’c= Resistencia compresion del concreto de la losa (kg/cm?).
El esfuerzo de falla no debe sobrepasar el esfuerzo de fluencia fpy

fps <fpy

3.6.10.8. Resistencia Nominal a la Flexion y Resistencia de Disefio

Bajo el supuesto que la altura del bloque de esfuerzo no es mayor que el espesor

del ala se aplicara:

a= Aps *fps
0.85*f'cxb

De este célculo tentativo se verifica que si a excedido o no el espesor de a la

superior, para que sea valido debe ser menor que el espesor del ala.

La resistencia nominal a la flexion sera:

a
Mn = A, fps (dp - E)
Si la altura del blogue de esfuerzos excede el espesor promedio del ala, el

método para calcular la resistencia a la flexion correspondera hallar:

El acero que actua con las aletas sobresalientes es igual a:

‘'c
Apr = 0.85f—(b — bw) * hf
fps

84



El area real del bloque de esfuerzos sera con la ecuacion siguiente:

a= APW * fps
0.85 * f'c x bw
La resistencia nominal a la flexion es:
a hf
Mn = Apy fps (dp - E) + Apffps(dp - 7)

La resistencia de disefio es:
OMn = 0.90Mn
3.6.10.9. Limites del Refuerzo

Para vigas corrientes de concreto reforzado, se establece un limite superior en la
cuantia de acero a tension igual a 0.75 veces de la cuantia balanceada de acero,
con el fin de garantizar que en caso de que ocurra la falla a flexion, ésta sea una
falla ductil con amplio agrietamiento y grandes deflexiones antes de que se
alcance el colapso eventual. En codigo ACI se presenta la correspondiente

disposicion para vigas presforzadas planteada de manera muy sencilla.

Verificacion para determinar si la viga puede considerarse una viga presforzada

y subreforzada:

0.85xa
——<036xf4

3.6.10.10. Minimo refuerzo adherido.

Para controlar el agrietamiento en vigas y en losas presforzadas en una direccion
debe adicionarse en formas de barras no presforzadas, uniformemente
distribuidas en la zona de tension y tan cerca como sea posible de la cara de

tension.
De acuerdo con el codigo ACI, la cantidad minima de este refuerzo es:
As =0.004 % A

Donde A es el area de la parte de la seccion transversal entre la cara a tensién

por flexion y el centroide de la seccion transversal bruta de concreto.
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4.1. DISENO DE BARANDA

Propiedades geometricas de la baranda.

la baranda Tipo P-3 es recomendada por la Administradora Boliviana de Carreteras (ABC),
por ser una baranda quese adecua a nuestro medio y a tenido un buen resultado en el uso en
puentes vehiculares desde hace mucho tiempo. Se realizara el disefio de la baranda de tal

manera que brinde seguridad y confort tanto al peaton como al conductor.

042 m

i, f— _
iy = v e |
—~ ] £
4L @ s 1 187,5 2,5
£ 0,15 fn 2 705 7,86
]
§_ = —r 3 450 15,33
T € H 4 150 17
hﬁh“"*—. 'p_l [=]
+ ® ° i 5 187,5 2,5
® centro de gravedad = 9,48 cm desde el borde interior
@ del poste hacia la izq.

0,45 m

/ 035m
| |
I

@

4.1.1. DISENO DEL PASAMANOS.

Como se menciono anteriormente se disefiara un barandado tipo P-3 recomendado por la
Administradora Boliviana de Carreteras el consta de pasamanos de H A , estaran dispuestos

los mismo con una longitud de poste a poste de 2.00 m.
Analisis de cargas.
Carga debido al peso propio.
gpp = 45  kg/m

Sobrecarga peatonal.

gl = 73 kg/m (por norma se aplica tanto horizontalmente y verticalmente.)
P= 89 kg (aplicada verticalmente)
Diagrama de cuerpo libre. a1+Prapp

0,12m
_,_
a
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segun lo establecido en el articulo 13.8.2 de la normativa AASTHO - LRFD 2004 la carga
puntual actuara simultaneamente con la sobrecarga uniformemente distribuida, y en cualquier

direccion de manera que produsca la solicitacion mas desfavorable para el disefio de esta pieza.

Calculo de momentos flectores.

Momento debido a peso propio.

Datos:
L= 2m
gpp = 45 kg/m
Mmax = 22,5 kg-m

momento debido a carga peatonal distribuida.

Datos:
L= 2m
gl = 73 kg/m
Mmax = 36,5 kg-m

momento debido a carga peatonal concentrada.

Datos:
L= 2m
P= 89 kg
Mmax = 44,5 kg-m

Calculo de fuerzas cortantes.
Esfuerzos cortantes debido al peso propio.

Datos:
L= 2m
gpp = 45 kg/m
Vmax = 45 kg

Fuerzas debido a carga peatonal distribuida.
Datos:

L= 2m

gl = 73 kg/m

Vmax = 73 kg



Fuerzas debido a carga peatonal puntual.

Datos:
L= 2m
P= 89 kg
Vmax = 445 kg

Momentos flectores y fuerzas cortantes ultimos.

Mu =1.25* Mpp +1.75* (Mcviva)

Mux = 169,88 kg-m

Vu =1.25*Vpp +1.75*Vcviva

Vu = 261,875 kg

Disefio a flexion.
datos.-
Mu = 16987,5 kg-cm
fifc= 210 kg/cm2
Ec= 218820 kg/cm2
fy= 4200 kg/cm2
Es = 2000000 kg/cm2

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones.

k.
a=dl1— _[1— 2™ Mu
0.85*¢>fc* b~>d?2

Calculo de la distancia al eje neutro.

a
cC — —
£ . C=

Calculo de la cuantia mecanica.

_0.85*a>fc _
~ fy=~d p=

Calculo de la armadura necesaria.

As=p*b*d As =

0,861 cm

0,0031

a=

0,466 cm?2

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.

fc 0.003* Es
= == b=
fy 0.003*Es + fy p

0,021

12 cm
2 cm
10 cm
15 cm
0,9 para flexion
0,732 cm
fc o
fic <280 0,85
280 < f'c <350 0,8
350<f¢<420 | 0,75
fc a
f'c <280 0,72
280 <f¢c<350| 0,68
350<f¢c<420 | 0,64




Calculo de la cuantia mecanica maxima.
s max = 0.75>* pb 0,0159
Calculo de la armadura maxima.
As = pmax* b>d - 2382 cm2
Calculo de la cuantia mecanica minima.
o min — % pmin=  0,0033
Calculo de la armadura minima.
As = omin* b*d1= 0,500 cm2
Eleccion de la armadura.

As= 050 cm2
Aceros.

¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20

¢ (pulg.)] 3/16 1/4 5/16 | 3/8 1/2 5/8 3/4

As(cm2)|] 0,196 | 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,13 2,01 3,14

¢ (mm) 8 0,503
numero de barras= 1 barras
1 ¢ 8
constructivamente se utilizara 4 fierros de diametro 8

4 () 8
Verificacion a cortante.
datos.-
Vu= 261,88 kg h= 12 cm
fic= 210 kg/cm2 d= 2 cm
Ec = 218820 kg/cm2 = 10 ocm
fy= 4200 kg/cm2 = 15 cm
Es= 2E+06 kg/cm2 = 0,9 paracorte

Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
10 S
VCZEbW.d,/f C Vc= 1250 kg
Verificacion de la necesidad de armadura.

si:  Vu<=0,5%¢*(Vc) Nno necesita
si:  0,5%p*(Ve)< Vu <= ¢*(V(AV minima



si:  Vu> ¢o*(Vo) Av necesaria
0,5*¢*(Ve)=  562,5 kg
o*(Ve)= 1125 kg

NO NECESITA

Teoricamente no es necesario colocar armadura a corte pero se colocara armadura minima que

sirva para confinar la seccion y para minimizar fisuras, por tanto se dispondra de estribos:
$ 6 c/20 cm

4.1.2. DISENO DE POSTES DE BARANDADO.

Segun lo establecido en norma los postes de las barandas para peatones se deberan disefiar
para una sobrecarga concentrada de disefio aplicada transversalmente en el centro de
gravedad del elemento longitudinal superior. el valor de la sobrecarga de disefio sera igual
a: Pll = 89+73*L.

La profundidad de los postes es igual a 0.15 m.
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Analisis de cargas.
Carga debida al peso propio del barandado.

PP = 226,98 kg
Xbarandado = 0,095 m

Carga debida accion de la sobrecarga en el elemento superior.

L= 2 m
Pll= 235 kg



Carga debida accion de la sobrecarga en el elemento inferior.
gl= 73 kg/m
L= 2 m
g= 146 kg

Calculo de momentos flectores.
Momento debido al peso propio.

Mdc = 21,5631 kg-m  este momento se omitira con el fin de favorecer
la sobrecarga actuante
Momento debido a la sobrecarga en el elemento superior.
Mpll = 185,65 kg-m
Momento debido a la sobrecarga en el elemento inferior.
Mgl= 61,32 kg-m
Esfuerzo cortante debido a la sobrecarga en el elemento superior.
Vpll = 235 kg
Esfuerzo cortante debido a la sobrecarga en el elemento inferior.
Val = 146 kg
Momento flector y fuerza cortante ultimo.

Mu = 432,198 kg-m
Vu = 666,75 kg

Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 43219,8 kg-cm h= 22 c¢m
fic= 210 kg/cm2 d= 2 cm
Ec = 218820 kg/cm2 = 20 com
fy= 4200 kg/cm2 = 20 cm
Es= 2E+06 kg/cm2 é= 09 paraflexion

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones.

2* Mu
afd|:1—\/1—0_85*¢*f\C*b*dz] a= 0,684 cm



Calculo de la distancia al eje neutro.

fic B
a f'c <280 0,85
C —
VZER C= 0,805 cm 280 < f'¢ <350 0,8
350<fc<420 | 0,75
Calculo de la cuantia mecanica.
0.85*a* f c _
o = v ~d p= 0,0015
Calculo de la armadura necesaria.
As = o> b>d As= 0,582 cm2
Calculo de la cuantia mecanica balanceada.
R fc a
P = e pb= 0,0212 fc <280 0,72
280<fc<350| 0,68
350<f¢<420| 0,64
Calculo de la cuantia mecanica maxima.
o max = 0.75* pb pmax = 0,0159
Calculo de la armadura maxima.
As = pmax* b>*d aAsmax= 6,353 cm2
Calculo de la cuantia mecanica minima.
o min — % pmin = 0,0033
Calculo de la armadura minima.
As = pmin* b>d Asmin= 1,333 cm2
Eleccion de la armadura.
As= 133 cm2
Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20
¢ (pulg)] 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4
As(cm2)|] 0,196 | 0,283 | 0,503 | 0,785 1,13 2,01 3,14
$ (mm) 8 0,503
numero de barras= 3 barras
3 $ 8




Verificacion a cortante.

datos.-
Vu= 666,75 kg h= 22 cm
fic= 210 kg/cm2 d= 2 cm
Ec = 218820 kg/cm2 = 20 cm
fy= 4200 kg/cm2 b= 20 cm
Es= 2E+06 kg/cm2 = 0,9 paracorte

Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
10 <
Ve = ?bw'd Jfc Vc= 3055,1 kg

Verificacion de la necesidad de armadura.

si:  Vu<=0,5*¢p*(Vc) no necesita
si:  0,5%¢*(Vc)< Vu <= ¢*(VcAv minima
si:  Vu> o*(Ve) Av necesaria

0,5*p*(Vc)= 1374,77 kg

o*(Vec)= 2749,55 kg
NO NECESITA
Teoricamente no es necesario colocar armadura a corte pero se colocara armadura minima

que sirva para confinar la seccion y para minimizar fisuras, por tanto se dispondra de estribos:
() 6 ¢/10cm



4.2. DISENO DE ACERA

Geometria de la acera.

0975 m

075m
|
£ r

015m
B

Analisis de cargas.
Cargas debido al peso propio.

Peso propio de la baranda.

PP = 226,98 kg
Xbaranda= 0,575 m

Peso propio de la acera.

gacera= 270 kg/m
Lacera= 0,75 m

Cargas Vivas.
Cargas vivas de la baranda.

cargas aplicadas en el elemento longitudinal superior.

Pll= 235 kg
Xpll = 07875 m

cargas aplicadas en el elemento longitudinal inferior.

gl= 73 kg/m
Lgl= 2 m
Xgl= 04125 m
Carga viva peatonal.
segun lo establecido por normativa

PL= 360 kg/m2
AASTHO LRFD 2004

g peatonal = 360 kg/m

L peatonal= 0,63 m



Carga por descarrilamiento.

Prueda= 1750 Kkg
Xrueda= 0,28 m

Calculo de ancho de faja equivalente.
Ev=1140 + 0,833 X
X= 28 cm
Ev= 137 m
Efecto de la rueda en 1m de ancho.
g rueda = p rueda/Ev
qrueda = 1274,36 kg/m

la carga es la equivalente al descarrilamientode la rueda delantera de un camion tipo que se
encuentra a una distancia de 0,30 m de al baranda.

Hipotesis de carga.
Hipotesis de carga I.

en esta hipotesis seran contempladas todas las cargas que se mencionaran a continuacion:

peso propio de la baranda
peso propio de la acera
cargas vivas de la baranda
carga viva peatonal

08 m
0788 m

0413 m




Hipotesis de carga Il

en esta hipotesis seran contempladas todas las cargas que se mencionaran a continuacion

03m

9m
0788 m

peso propio de la baranda
peso propio de al acera
carga de descarrilamiento

0,413 m

quoern
1T
_'_

028m

‘D,S?S m

0725 m

Calculo de momentos flectores y esfuerzos cortantes.
Momento flector y esfuerzo cortante producio por el peso propio de la baranda.
M baranda = 130,51 kg-m/m
V baranda = 226,98 kg/m
Momento flector y esfuerzo cortante producio por el peso propio de la acera.
M acera= 75,938 kg-m/m

Vacera= 2025 kg/m
Momento flector y esfuerzo cortante producido por las cargas vivas actuantes en la baranda

M baranda = 245,29 kg-m/m
V baranda= 381 kg/m
Momento flector y Esfuerzo cortante producido por la carga peatonal.
M peatonal = 71,442 kg-m/m
V peatonal = 226,8 kg/m
Momento flector y esfuerzo cortante producido por la carga de descarrilamieto.
M rueda = 356,82 kg-m/m

V rueda = 1274,36 kg/m



Momento flector y esfuerzo cortante producido por impacto.( se considera 33%o de la carga viva)

117,75 kg-m/m

M imp.

420,54 kg/m

V imp.

Momentos flectores y esfuerzos cortantes ultimos.
Momentos flectores y esfuerzos cortantes ultimos para la hipotesis I.

para el estado de Resistencia |
Mui = 812,34 kg-m/m
Vui = 1600,5 kg/m
Momentos flectores y esfuerzos cortantes ultimos para la hipotesis I1.
para el estado de Resistencia |
Muii = 1088,6 kg-m/m
Vuii = 3502,9 kg/m
Momentos flectores y esfuerzos cortantes ultimos de disefio.
Mu = 1088,56 kg-m/m
Vu= 3502,9 kg/m

Disefo a flexion.

datos.-
Mu = 108856,3 kg-cm h= 15 cm
fc= 210 kg/lcm2 d= 2 cm
Ec= 218820 kg/cm2 d= 13 cm
fy= 4200 Kkg/cm2 b= 100 cm
Es = 2000000 kg/cm2 é= 09 paraflexion

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones.

2* Mu
a=d|:1_\/1_0.85*¢*f‘c*b*d2:| a= 0,532 cm

Calculo de la distancia al eje neutro.

fic B
c _ a
5 . C= 0,626 cm f'c<280 0,85
280 <f'c <350 0,8




| 350<fc<420] 0,75 |

Calculo de la cuantia mecanica.

0.85*a* f c
= fv~d p= 0,0017

Calculo de la armadura necesaria.
As = p*b>d As= 2,262 cm2

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.

fc o
f'c <280 0,72
fc 0.003* Es _
Po = 003~ Es + Ty pb= 10,0212 280<fc¢<350| 0,68
350<f¢<420| 0,64

Calculo de la cuantia mecanica maxima.
pmax =0.75* pb pmax = 0,0159
Calculo de la armadura maxima.
As = pmax* b>d Asmax = 20,65 cm2
Calculo de la cuantia mecanica minima.

o min = % pmin = 0,0033
Calculo de la armadura minima.
As = pmin* b*d Asmin= 4,333 cm2

Eleccion de la armadura.

As= 433 cm2
AcCeros.
é(mm)| 5 6 8 10 12 16 20
¢ (pulg)] 316 | 1/4 5/16 | 3/8 1/2 5/8 3/4
As(cm2)| 0,196 | 0,283 | 0503 | 0,785 | 1,13 | 2,01 | 3,14

é(mm) 10 0,785
numero de barras= 6  barras
6 ¢ 10
la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

$ 10 mmc/15cm



Verificacion a cortante.

datos.-
Vu= 35029 kg h= 15 cm
fc= 210 kg/cm2 d= 2 cm
Ec= 218820 kg/cm2 = 13 cm
fy= 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es = 2000000 kg/cm2 é= 09 paracorte

Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
10 <
Ve = Ebw.d,/ fc Vc= 99289 kg

Verificacion de la necesidad de armadura.

Si: Vu<=0,5*¢*(Vc) no necesita
si:  0,5%¢*(Vc)< Vu<= ¢*(Vc) Av minima
Si: Vu> ¢p*(Ve) Av necesaria

0,5%*(Vc)= 4468 kg
o*(Vo)= 8936 kg
NO NECESITA

4.3. DISENO DEL BORDILLO.

| 0875 m

0,205 m

4 ghordillo
|  gacera
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Analisis de cargas.
Cargas debido al peso propio.

Peso propio de la baranda.

PP = 226,98 kg
Xbaranda= 0,85 m



Peso propio de la acera.

gacera= 360 kg/m
Lacera= 1,00 m

Peso propio del bordillo.

g bordillo= 240 kg/m
L bordillo= 0,25 m

Cargas Vivas.
Carga por choque.

Ft= 12000 kg
Lt= 1,22 m

g choque = 9836,07 kg/m
Xchogque= 0,25 m
Calculo de momentos flectores y esfuerzos cortantes.
Momento flector y esfuerzo cortante producio por el peso propio de la baranda.
M baranda = 192,93 kg-m/m
V baranda = la carga no genera esfuerzos cortantes en la seccion analizada
Momento flector y esfuerzo cortante producio por el peso propio de la acera.
M acera = 180,000 kg-m/m
V acera = la carga no genera esfuerzos cortantes en la seccion analizada
Momento flector y esfuerzo cortante producio por el peso propio del bordillo.
Macera= 7,500 kg-m/m
V acera = la carga no genera esfuerzos cortantes en la seccion analizada
Momento flector y esfuerzo cortante producido por la carga de choque.
M choque = 2459,02 kg-m/m

V choque = 9836,07 kg/m



Momentos flectores y esfuerzos cortantes ultimos.

para el estado de Resistencia |

Mu = 4778,82 kg-m/m

Vu =

17213 kg/m

Verificacion a cortante.

datos.-
Vu= 17213,1 kg h= 25 ocm
fc= 210 kg/lcm2 d= 2 cm
Ec= 218820 kg/cm2 d= 23 cm
fy= 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es = 2000000 kg/cm2 é= 09 paracorte
Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
10 S
Ve = Ebw.d,/ fc Vc= 17567 kg
Verificacion de la necesidad de armadura.
0,5*@*(Ve)= 7904,9 kg
si:  Vu<=0,5*%¢*(Vc) Nno necesita
si:  0,5%@*(Vc)< Vu<= ¢*(Vc) Av minima 0*(Vc)= 15810 kg
si:  Vu>¢*(Ve) AV necesaria
Av NECESARIA
Resistencia al corte proporcionda por el hormigon
\Y4
Vs = 7” —Ve Vs= 1559,1 kg
Calculo de armadura transversal.
Av. fy.d
g =25y
Vs
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.)| 3/16 1/4 5/16 3/8 172 5/8 3/4 1
As(cm2) | 0,196 | 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,13 2,01 3,14 5,10
é(mm) 10 0,785
numero de piernas = 2
S= 97,27 cm espaciamiento calculado




4.4. DISENO DE LA LOSA DEL TABLERO.

4.4.1. Deterinacion del espaciamiento entre vigas y las fracciones de carga.

I 7.3m ,
L 0Em | 1.8m L 1.2m 1 1,8m |

! i t

gm
iy Fiiy

v a v ] v S v a v
A A A A i
IMm=0

fe*s - P*(s+a-0,6) - P*(s+a-0,6-1,8) - P*(s+a-0,6-1,8-1,2) =0
fe*s=3s+3a-6,6

por tanto:

fe = (3s + 3a - 6,60)/s

si el ancho de al calzada es igual a 7,30 m, entonces tenemos:
2s+2a=7,30 =====> a=(7,30-29)/2

reeplazando:

fe = (3s+1,5(7,30 - 2s) - 6,60)/s ====> fe=4,35/s

Si:

fi = 0,596s referencia bibliografica Hugo Belmonte pag. 79

por tanto si igualamos:

fe=fi ~====> 0,596s =4,35/s
obtenemos:
s = (4,35/0,596)"0,5 ====> 5= 2,70 m
entonces:

a= 0,95 m fe = 0,805 fi 0,805



4.4.2. Determinacion del espesor de la losa.

Despues de haber determinado es espaciamiento entre vigas se estimara el espesor de la losa
que esta dado por la siguiente expresion, propuesta en la seccion 2.5.2.6.3 de la normativa
AASTHO LRFD 2004.

h= §+3000 s: longitud de la losa 6 en nuestro caso la separacio entre vigas (mm)
30
h>180 mm
h= 190 mm se asumira h = 0,2m

4.4.3. Determinacion de la altura y el tipo de viga.

la normativa establece que el canto de la viga en piezas de hormigon preesforzado debera ser
0.045L, en este caso yendo por el lado de la seguridad ysiendo un poco conservadores se
asumira como el canto de la viga el valor correspondiente a 0.05L que es correspondiente a

una relacion claro - canto igual a 20.
longitud de las vigas = 30m

h viga = 15m

con el peralte de la viga definido se determinara una seccion tipo AASTHO recomenda por

bibliografia que estan regidas de acuerdo a la longitud de la viga.

con lo mensionado anteriormente se opto como mejor opcion la seccion AASTHO TIPO V a
la cual habra de modificarse el peralte, pero, se mantendran las dimensiones de los cabezales de

compresion, a continuacion observaremos la nueva s dimensiones de la seccion.
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4.4.1. DISENO DE LA LOSA POR EL METODO DE LAS FAJAS EQUIVALENTES.

4.4.1.1. DISENO DEL VUELO.

2 m|

oam
0125m 025m Q125m | 005m
I

| DATESm

[ 0225m || 0025m 0775m |
I I

F____,
025m

Analisis de cargas.
Cargas debido al peso propio.

Peso propio de la baranda.
PP= 226,98 kg
Xbaranda= 1,75 m
Peso propio del bordillo.
gbordillo= 240 kg/m
L bordillo= 0,25 m
Xbordillo= 0,91 m
Peso propio de la capa de rodadura.
gvolado= 110 Kkg/m
Lvolado= 0,78 m

Xvolado= 0,39 m

Cargas Vivas.
Cargas vivas de la baranda.

cargas aplicadas en el elemento longitudinal superior.

Pll= 235 kg
Xpll = 113 m

+

0425m 03sm

Peso propio de la acera.

gacera= 360
Lacera= 1,00
Xacera= 1,29

Peso propio del volado.
gvolado= 480

L volado= 1,03
Xvolado= 0,51

cargas aplicadas en el elemento longitudinal inferior.

ql= 73
Lgl= 2
Xgl= 0,76

kg/m

kg/m

kg/m
m
m



Carga viva peatonal.

PL= 360 kg/m2 segun lo establecido por normativa
AASTHO LRFD 2004
g peatonal= 360  kg/m
L peatonal = 0,855 m
Xpeatonal= 123 m

Carga debido a la rueda trasera del camion tipo ubicada a 30cm del bordillo.

Prueda= 7250 kg
Xrueda= 0475 m

Calculo de ancho de faja equivalente. Efecto de la rueda en 1m de ancho.
Ev=1140+ 0,833 X g rueda = p rueda/Ev
X= 475 cm grueda= 4721,05 kg/m

Ev= 154 m

la carga es la equivalente al descarrilamientode la rueda trasera de un camion tipo que se

encuentra a una distancia de 0,30 m de la cara lateral del bordillo.

175 m

1,288 m
122 m
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Calculo de momentos flectores y esfuerzos cortantes.
Momento flector y esfuerzo cortante producido por el peso propio de la baranda.

M baranda= 266,49 kg-m/m

V baranda= 235 kg/m



Momento flector y esfuerzo cortante producido por el peso propio de la acera.
M acera= 463,680 kg-m/m
Vacera= 360 kg/m
Momento flector y esfuerzo cortante producido por el peso propio del bordillo.
M bordillo= 54,780 kg-m/m
V bordillo = 60 kg/m
Momento flector y esfuerzo cortante producido por el peso propio del volado.
M volado = 252,396 kg-m/m
Vvolado= 492 kg/m
Momento flector y esfuerzo cortante producido por el peso propio de la capa de rodadura.
M rodadura= 33,034 kg-m/m

Vrodadura= 85,25 Kkg/m
Momento flector y esfuerzo cortante producido por las cargas vivas actuantes en la baranda.

M baranda = 377,304 kg-m/m
V baranda= 381 kg/m

Momento flector y Esfuerzo cortante producido por la carga peatonal.
M peatonal = 377,9784 kg-m/m
V peatonal = 307,8 kg/m
Momento flector y esfuerzo cortante producido por la rueda del camion tipo.
M rueda = 2242,50 kg-m/m
V rueda= 4721,05 kg/m

Momento flector y esfuerzo cortante producido por impacto.( se considera 33% de la carga viva)

M imp. 740,02 kg-m/m

V imp. 1557,95 kg/m



Momentos flectores y esfuerzos cortantes ultimos.
para el estado de Resistencia |

Mu = 6794,89 kg-m/m
Vu = 5766,443 kg/m

Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 679488,62 kg-cm h= 20 cm
fc= 210 kg/cm?2 d = 2,5 cm
Ec = 218819,79 kg/cm2 d= 175 cm
fy= 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 é= 09 paraflexion
Calculo de la profundidad del bloque de compresiones.
2* Mu
a:d[l\/lo.85*¢*f\c*b*d2} a= 2612 cm
Calculo de la distancia al eje neutro.
fic B
f'c<280 0,85
c = ;‘ C= 3073 cm 280 < f'c < 350 0,8
' 350 < fc <420 0,75
Calculo de la cuantia mecanica.
0.85*a>* f c _
= fy=d p= 0,00634
Calculo de la armadura necesaria.
As = p*b>*d As= 11,100 cm2
Calculo de la cuantia mecanica balanceada.
fc o
fe  0.003%E f'c <280 0,72
C . *Es _
Po = Q’Tym pb = 0,0212 280 <f¢c <350 0,68
350 < ¢ <420 0,64

Calculo de la cuantia mecanica maxima.
pmax = 0.75* pb pmax = 0,01588
Calculo de la armadura maxima.

As = pmax* b>d Asmax = 27,794 cm2




Calculo de la cuantia mecanica minima.

14

o min = Ty pmin = 0,0033
Calculo de la armadura minima.
As = pmin* b*d Asmin = 5,833 cm2
Eleccion de la armadura.
As= 11,10 cm2
AcCeros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4
As(cm2) 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14
¢ (mm) 12 1,13
numero de barras= 10 barras
10 () 12

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

0 12 mm ¢/ 10 cm
Verificacion a cortante.
datos.-
Vu= 57664 kg
fc= 210 kg/cm2
Ec = 218819,8 kg/cm2
fy= 4200 kg/cm2

Es = 2000000 kg/cm2

Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.

Vc:%bw.dw/f‘c

Verificacion de la necesidad de armadura.

Vc = 12983,96 kg

no necesita
Av minima
AV necesaria

Si: Vu<=0,5*%¢*(Vc)
Si: 0,5*@*(Ve)< Vu <= ¢*(Vc)
Si: Vu> o*(Ve)

0,5*¢*(Vc)= 5842,784 kg

¢*(Ve)= 11685,57 kg

20

17
100
0,9

cm
cm
cm
cm
para corte




NO NECESITA

4.4.2.2. DISENO DE LOSA INTERIOR .

Para el disefio se formulara una hipostesis de carga que simule los efectos mas desfavorables en la

estructura, los mismos seran analizados en dos grupos que son las cargas muertas y las cargas

vivas en el puente, resuelto este se procedera a analizar las secciones mas criticas dentro de la

pieza, plasmandose esta como la seccion a

disefar.

Los efectos causados por las cargas vivas ( segun la norma AASTHO LRFD 2004 en la seccion

4.6.2.1.3) estan distribuidos en un anchjo de faja que viene definido por la siguiente expresion:

Analisis de carga muerta.

P

i iy

En el grafico anterior podemos observar la geometria del tablero, sin embargo en esa

disposicion nos es muy complicado el analisis de los esfuerzos , por lo cual se idealizo la

estructura de la siguiente manera:

FF + P acera+ Fbordilo

FF + Facers + F bordilo

qlo=a + q rodadura

Mpp + Macera

1 Mpp + Macera

Peso propio de la baranda.

PP= 113,49 kg/m
M pp = 96,4665 kg-m/m

Peso propio del bordillo.
P bordillo = 60 kg/m
Peso propio de la capa de rodadura.

grodadura= 115 kg/m

TTTO I TTT e e r v i i P T v i PP T T i {iT]
Jiiy iy Fily

Peso propio de la acera.

P acera = 240
M acera = 105

Peso propio de la losa.

glosa= 480

kg/m
kg-m/m

kg/m

De la idealizacion y con las cargas actuantes podemos encontrar los maximos momentos

flectores positivos para de esta manera analizar las secciones mas desfavorables.



Determinacion del momento maximo positivo debido al peso propio.
M maxm + = 134,33 kg-m para 1m de ancho 3,215 m
producido a una distacia desde el lado ezquierdo de 3.215 m.

M maxm - = 1074,42 kg-m para 1m de ancho 1,20 m

producido a una distacia desde el lado ezquierdo de 1.20 m.

Mm + = -594,96 kg-m para 1m de ancho 1,65m
Mm - = 4,98 kg-m para 1m de ancho 3,90 m HIP. |
Mm - = 39,128 kg-m para 1m de ancho 2,65m HIP. 1l

Analisis de carga viva para el momento maximo positivo.

Ev+ =660+ 0,55 s

s= 2,70 m
Ev+ = 2,15 m
I 7,3m |
.45 11 1,8m idu
i i Fiiy

0,25 m 0,95 m 27 m 27m 0,95 m 025 m
T T T T

Se disponen las cargas producidas por el camion de disefio de manera que produscan el

maximo momento flector positivo en el tablero, y se lo idealizara de la siguiente manera:

045 11 1.8m 0.45 i,
N A AN
Mmaxv + = 2922,66 kg-m para el ancho de faja 1,65m

esfuerzo producido en el ancho de faja equivalente, a una distancia d e1.65m desde el lado

izquierdo del tablero. A continuacion se establecera el momento maximo correspondiente a 1m

Ao anrhn



UL utiviiv,.

Mmaxv + = 1361,99 kg-m/m para 1m de ancho

Ahora se calculara el esfuerzo producido por la carga viva en la seccion de maximo momento

producido por las cargas muertas del tablero. a una distancia de 3.215m.

Mv + = 1740,76 kg-m para el ancho de faja

Mv + = 811,2097 kg-m/m para 1m de ancho

1,65m

3,215m

3,215m

Momento flector producido por impacto.( se considera 33% de la carga viva)

Mv + = 449,4553 kg-m/m para 1m de ancho
Mv + = 267,6992 kg-m/m para 1m de ancho
Calculo de momentos flectores ultimos.

para el estado de Resistencia |

Mu=m]250©C + DW +1.75(L+IM

1,65m

3,215 m

m : factor de presencia multiple para el caso de un carril cargado es igual a 1,2

Para la seccion ubicada 1,65 m del extremo izquierdo del tablero.
Mu= 291159 kg-m/m

Para la seccion ubicada 3,215 m del extremo izquierdo del tablero.
Mu = 2467,20 kg-m/m

Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 291158,6 kg-cm h= 20 cm
fc= 210  kg/cm2 d = 2,5 cm
Ec = 218819,8 kg/cm2 d= 175 cm
fy= 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es = 2000000 kg/cm2 é= 09 paraflexion
Calculo de la profundidad del bloque de compresiones.
2*M
Calculo de la distancia al eje neutro.
fc B
f'c <280 0,85
a




c = . C= 1257 cm 280 <fc <350 0,8
350 < ¢ <420 0,75
Calculo de la cuantia mecanica.
_ 0.85*a* f c 0= 0,0026
fy*>d
Calculo de la armadura necesaria.
As = p>*b>d As= 4540 cm2
Calculo de la cuantia mecanica balanceada.
fc a
f'c<280 0,72
fc 0.003* Es _
350 < ¢ <420 0,64
Calculo de la cuantia mecanica maxima.
pomax = 0.75* pb pmax = 0,0159
Calculo de la armadura maxima.
As = pmax* b>*d Asmax = 27,79 cm2
Calculo de la cuantia mecanica minima.
omin =2 pmin= 0,0033
fy
Calculo de la armadura minima.
As = pmin* b>d Asmin = 5,833 cm2
Eleccion de la armadura.
As= 583 cm2
ACEeros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4
As(cm2) 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14

¢ (mm) 12 1,13
numero de barras= 6 barras
6 $ 12

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:




$ 12 mm ¢/ 15 cm

Analisis de carga viva para el momento maximo negativo.

Ev-=1220+0,25s

S= 2,70 m
Ev- = 1,90 m
Hipotesis I.
7im
18m 1,2m 1.8m
i o Py
025m 0,85 m 27m 27m 095m ., 075m

Se disponen las cargas producidas por el camion de disefio de manera que produscan el

maximo momento flector negativo en el tablero, y se lo idealizara de la siguiente manera:

ot
18m 12m 16m
A A VN
Mmaxv - = 4081,48 kg-m para el ancho de faja 3,90m

esfuerzo producido en el ancho de faja equivalente, a una distancia de 3.90m desde el lado
izquierdo del tablero. A continuacion se establecera el momento maximo correspondiente a 1m

de ancho.
Mmaxv - = 2153,36 kg-m/m para 1m de ancho 3,90m

Ahora se calculara el esfuerzo producido por la carga viva en la seccion de maximo momento

producido por las cargas muertas del tablero. a una distancia de 1.20m.
My - = 0 kg-m para el ancho de faja 1,20 m
My - = 0 kg-m/m para 1m de ancho 1,20 m
Momento flector producido por impacto.( se considera 33% de la carga viva)

Mimp.v - = 710,6083 kg-m/m para 1m de ancho 3,90m



Mimp. v -= 0 kg-m/m para 1m de ancho 1,20 m
Calculo de momentos flectores ultimos.

para el estado de Resistencia |

Mu=m}.25QC + DW }1.75¢L+IM _

m : factor de presencia multiple para el caso de un carril cargado es igual a 1,2

Para la seccion ubicada 1,20 m del extremo izquierdo del tablero.
Mu= 1611,63 kg-m/m

Para la seccion ubicada 3,90 m del extremo izquierdo del tablero.

Mu = 6021,80 kg-m/m
Hipotesis 1.

| 73m |

JOFm | 18 m |

iy Ry a

025 m 095 m 27 m 27 m 035 m 025 m

Se disponen las cargas producidas por el camion de disefio de manera que produscan el

maximo momento flector negativo en el tablero, y se lo idealizara de la siguiente manera:

0.35m

L 085 m 18m

JiN VAN JiN

Mmaxv - = 3028,48 kg-m para el ancho de faja 2,65m

esfuerzo producido en el ancho de faja equivalente, a una distancia de 2.65 m desde el lado
izquierdo del tablero. A continuacion se establecera el momento maximo correspondiente a 1m

de ancho.
Mmaxv - = 1597,80 kg-m/m para 1m de ancho 2,65m

Ahora se calculara el esfuerzo producido por la carga viva en la seccion de maximo momento

producido por las cargas muertas del tablero. a una distancia de 1.20 m.
Mv-= 25375 kg-m para el ancho de faja 1,20 m

Mv - = 1338,767 kg-m/m para 1m de ancho 1,20 m



Momento flector producido por impacto.( se considera 33% de la carga viva)

Mimp.v-= 527,275 kg-m/m para 1m de ancho 2,65 m
Mimp. v - = 441,7931 kg-m/m para 1m de ancho 1,20 m

Calculo de momentos flectores ultimos.
para el estado de Resistencia |
Mu=m}].25QC + DW }1.75¢L+IM _
m : factor de presencia multiple para el caso de un carril cargado es igual a 1,2
Para la seccion ubicada 1,20 m del extremo izquierdo del tablero.
Mu = 5350,81 kg-m/m
Para la seccion ubicada 2,65 m del extremo izquierdo del tablero.
Mu = 4521,36 kg-m/m

Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 602180,0 kg-cm h= 20 cm
fc= 210 kg/cm2 d = 25 cm
Ec = 218819,79 kg/cm2 d= 175 cm
fy= 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 é= 09 paraflexion

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones.

2> Mu _
a=d|:1—\/1—0_85*¢*f‘c*b*d2:| a= 2292 cm

Calculo de la distancia al eje neutro.

fc B
fc<280 0,85

c = ;‘ - C= 2697 cm 280 < f'c <350 0,8
350 < f'c <420 0,75

Calculo de la cuantia mecanica.

__0.85*a*fT
fy>~d

p=  0,0056

Calculo de la armadura necesaria.



As = p*b*d As = 9,741 cm2
Calculo de la cuantia mecanica balanceada.
fc a
fe 0003 E f'c <280 0,72
C . *Es _
P :aTym pb = 0,021 280 < f¢ <350 0,68
350 < ¢ <420 0,64
Calculo de la cuantia mecanica maxima.
rmax = 0.75* pb pmax = 0,0159
Calculo de la armadura maxima.
As = pmax> b*>d Asmax = 27,794 cm2
Calculo de la cuantia mecanica minima.
pmin =25 pmin= 0,033
Calculo de la armadura minima.
As = pmin* b*d Asmin = 5,833 cm2
Eleccion de la armadura.
As= 974 cm2
Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4
As(cm2) 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14
¢ (mm) 12 1,13
numero de barras= 9 barras
9 ) 12

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

¢ 12

mm ¢/ 10 cm




4.5. DISENO DE LA VIGA DE HORMIGON PRETENSADO.

Para la determinacion de la fuerza de pretensado se debera realizar un analisis muy detallado
de los estados de carga a los que estar sometida la viga, de aqui que se formulara tres hipotesis

de los estadios de la viga para analisis tensional:

Estadio | : Solamente actua el peso propio de la viga en un tiempo inicial ( to) con la seccion

simple.

Estadio Il: En este estado actua el peso propio de la viga y el peso propio de la losa el cual se

presenta como carga sobre la viga en seccion simple, se realiza el analisis en to.

Estadio I11: Se presenta una seccion compuesta de resistencia donde actuan las cargas del peso

propio de la viga, el peso del tablero y las cargas de servicio previstas en el disefio.

NOTA.- Se hace notar que el analisis tensional se lo realiza en estados limites de servicio por

lo cual no se mayoran las cargas ni se minoran las resistecias.

4.5.1. ANALISIS TENSIONAL DE LA VIGA.
45.1.1. ESTADIO I.

Geometria de la viga en seccion simple.

Propiedades geometricas de la seccion.
105

giﬂ A= 6181,3 cm?2
\ / E X cen = 52,5 cm
ol ] y cen = 76,2 cm

Ixx = 53858339,8 cm4

lyy = 19424069,0 cm4

Ixy = 24731601,6 cm4
Ixxc = 17957090,1 cm4
lyyc= 2386998,7 cm4
Ixyc = 0,0 cm4
Imax = 17957090,1 cm4
Imin= 2386998,7 cm4

(I E— hviga = 150,0 cm

Analisis de cargas.
Cargas debido al peso propio.

75

25

te 2D

Peso propio de la viga.
gppviga= 14835 Kkg/m

L viga= 30 m



Calculo de momentos flectores.

Momento debido al peso propio.

Mppviga=  166893,8 kg-m

TIEMPO INICIAL
T=0

A= 6181,3 cm2
lo= 17957090,1 cm4

Clo= 73,8 cm
C20= 76,2 cm
e0= 66,2 cm
Mo = 16689375,0 Kkg-cm
fci= 350,0 kg/cm2
Po < M,c,, + 0.80:01/ .
eoclo -5
Ao
Po < M ,C,, +0.601, "

I
€pCy + A

0

Po< 757490,1 kg
flo= 15,0 <= 15,0

Po < 634239,89 kg
f20= -210 >= -210

ANALISIS DE ESFUERZOS EN EL MONTAJE.

0 ok

0 ok

Se considera este estadio en el momento de izaje de la pieza. puesto que en el momento en que

la pieza sale del reposo sufre un momento de impacto causado por el peso propio de la viga;

este impacto sera considerado como el 33% del momento.

TIEMPO INICIAL
T=0

A= 6181,25 cm2
lo= 17957090,1 cm4

Clo= 73,79 cm

C20= 76,21 cm
eo= 66,21 cm

Mo = 22196869 kg -cm

f ci= 350 kg/cm2

5o < MoCio +0.8010/F,

|
o
€5Ci0 —

Ao

Po< 9626815 kg
flo= 15,0 <= 15,0

bo < MoCs +0.601,

Io
€0Cy +

(0]

Po< 687029,04 kg
f2o0=  -210 >= -210

0 ok

0 ok



45.1.2. ESTADIO II.

En este estadio al igual que en el estadio I la seccion resisitente solamente es la seccion
simple de la viga, que estara sometida a solicitaciones debido a las cargas de la losa y

la viga.
Propiedades geometricas de la seccion.

A= 6181,25 cm2 Ixxc = 17957090,1 cm4
xcen = 52,50 cm lyyc= 2386998,7 cm4d
y cen = 76,21 cm Ixyc = 0,0 cm4

Ixx = 53858339,8 cm4 Imax = 17957090,1 cm4
lyy = 19424069,0 cm4 Imin=2386998,7 cm4
Ixy = 24731601,6 cm4 h viga = 150,0 cm

Analisis de cargas.
Cargas debido al peso propio.

Peso propio de la viga.
gppviga= 14835 kg/m L viga= 30 m

Peso propio de la losa.

qlosa

O T P T T P P T T P r e b p e rrer iyl
N s FANN

1.2m 27m 27m 1.2m
t t t

g losa = 480 kg/m

Reacciones en los apoyos.

Apoyo 1= 1254 kg/m
Apoyo 2 = 1236 kg/m
Apoyo 3 = 1254 kg/m

Calculo de momentos flectores.

Momento debido al peso propio de la viga.
Mppviga=  166893,8 kg-m

Momento debido al peso propio de la losa.

Mpplosa=  141075,0 kg-m
Momento para el analisis tensional.

Mo= 307968,8 kg-m



TIEMPO INICIAL
T=0

A= 6181,25 cm2
lo= 17957090,1 cm4

Clo= 73,79 cm
C20= 76,21 cm

e0= 66,21 cm
Mo = 30796875,0 kg - cm
f ci= 350 kg/cm2

M,c,, +0.801,./F
Po < i Po< 1283090 kg
€0Ci0 — A, flo= 15,0 <= 15,0 0 ok

_ MCy +0.601, 7,
< »
eOCZO +
0

Po

Po < 769459,81 kg
f20= -210 >= -210 0 ok

4.5.1.3. ESTADIO III.

En este estadio se contemplara que la estructura se encuentra en servicio por lo cual se
analizara cargas tales como el peso propio de la viga, cargas permanentes en el tablero y el
respectivo analisis de carga viva HL- 93. la seccion resistente sera compuesta por la losa y la
viga.

Analisis de cargas.

Analisis de cargas muertas.
Peso propio de la viga.

gppviga= 14835 Kkg/m
L viga = 30 m

Peso propio del tablero.

FF +F acera + P bordillo FF + F acera + F bordillo

M pp+ M acer &Illlléj}lllllllllIJI?I/IIJ,‘{J%}'ILILILIIlllllllllﬂl}llllll;-l) Mpp+ M acer
Peso propio de la baranda. Peso propio de la acera.
PP= 11349 kg/m Pacera= 240 kg/m
Mpp= 96,47 kg-m/m M acera = 105  kg-m/m
Peso propio del bordillo. Peso propio de la losa.

P bordillo = 60 kg/m glosa= 480 kg/m



Peso propio de la capa de rodadura.
g rodadura = 115 kg/m
Reacciones en los apoyos.

Apoyo 1= 2326,834 kg/m
Apoyo 2= 814,332 kg/m
Apoyo 3= 2326,834 kg/m
Calculo de momentos flectores.
Momento debido al peso propio de la viga.

Mppviga=  166893,8 kg-m en centro luz
Mppviga=  166501,7 kg-m seccion 1
Mppviga=  166827,0 kg-m seccion 2

Momento debido a la carga del tablero.

Para el analisis de cargas se contemplara un analisis de la viga externa e interna por
individual, puesto que los esfuerzos producidos en ellas son diferentes; al final se disefiara la

viga que se encuentre en una situacion mas desfavorable:

Viga externa.

M pp tablero = 261768,8 kg-m en centro luz

M pp tablero = 261153,9 kg-m seccion 1

M pp tablero = 261664,1 kg-m seccion 2
Viga interna.

M pp tablero = 91612,4 kg-m en centro luz

M pp tablero = 91397,15 kg-m seccion 1

M pp tablero = 91575,7 kg-m seccion 2

Analisis de cargas vivas.

Para encontrar el maximo momento producido por las cargas actuantes en la viga se recurrira
al teorema de Barre, el cual nos permite ubicar las cargas de manera que generen el maximo

momento flector.



Los factores de distribucion seran calculados segun establece normativa en al seccion

4.6.2.2.2como sigue a continuacion:
Determinacion de la fraccion de carga.

Analisis para vigas interiores.

Para un carril de disefio cargado se estipula segun la norma usar la siguiente formula:

0.4 » 03 ¢ =

0.0 ﬁ+:” S V(S | [ K, s: separacion entre vigas 2700
= L4300) L) ;\1;_5 L: longitud de la viga 30000
(K , 0.1
= 1
Lt )
fi= 0,463

seguno la norma debera utilizarse este valor o bien el optenido por el metodo de la ley de

momentos el que resulte menor. De lo cual se opto por:

fi= 0,463

Analisis para vigas exteriores.

De acuerdo a la seccion 4.6.2.2.2 d de la norma para vigas exteriores que se analizen con un
carril de disefio cargado el factor de distribucion sera unicamente el obtenido por la ley de

momentos que corresponde a:
fe = 0,805

Camion de disefo.

32500 kg

14500 kg 14500 kg
3500 kg

14500 by 14500 by

| i3m — 13m




M camion=  159777,8 kg-m en centro luz

M camion = 161623,7 kg-m seccion 1

Como se puede observara a simple vista el maximo momento flector en la viga no se encuentra
en el centro de la misma, sino a 14.273 m desde el apoyo izquierdo, por tanto a esta seccion se la

denominara seccion 1 para fines de calculo de esfuerzos.

A continuacion se analizara el comportamiento de estos efectos en las vigas externa e interna

correspondiente afectandose los esfuerzos por sus respectivos coeficientes de fraccion de carga.
Viga externa.
M camion=  128633,5 kg-m en centro luz
M camion = 130119,626 kg-m seccion 1

Momento por efecto dinamico ( considerado como el 33% de la carga viva)

M camion = 42449,1 kg-m en centro luz

M camion = 42939,4767 kg-m seccion 1
Viga interna.

M camion = 19658,87 kg-m en centro luz

M camion = 19885,99 kg-m seccion 1

Momento por efecto dinamico ( considerado como el 33% de la carga viva)
M camion = 6487,4 kg-m en centro luz
M camion = 6562,37742 kg-m seccion 1

Tandem de disefo.

S

22000 kg

11000 kg 11000 kg

0.5

\

0.2m

1.2 m




Noa0 kg [ 11000 kg

VAN

Calculo de momentos flectores.

>

M tandem = 128400,0 kg-m en centro luz

M tandem =  128466,0 kg-m seccion 2
Como se puede observara a simple vista el maximo momento flector en la viga no se encuentra
en el centro de la misma, sino a 14.7 m desde el apoyo izquierdo, por tanto a esta seccion se la

denominara seccion 2 para fines de calculo de esfuerzos.

A continuacion se analizara el comportamiento de estos efectos en las vigas externa e interna

correspondiente afectandose los esfuerzos por sus respectivos coeficientes de fraccion de carga.
Viga externa.
M tandem =  103372,0 kg-m en centro luz
M tandem = 103425,104 kg-m seccion 2

Momento por efecto dinamico ( considerado como el 33% de la carga viva)

M tandem = 34112,7 kg-m en centro luz

M tandem = 34130,2842 kg-m seccion 2
Viga interna.

M tandem = 59464,2 kg-m en centro luz

M tandem = 59494,7603 kg-m seccion 2

Momento por efecto dinamico ( considerado como el 33% de la carga viva)
M tandem = 19623,2 kg-m en centro luz
M tandem = 19633,2709 kg-m seccion 2
Carga de carril
gc. carril = 93 kg/m

L viga= 30 m



Calculo de momentos flectores.
Momento debido a la carga de carril.

Mc. carril = 10462,50 kg-m en centro luz
Mc. carril=  10437,92 kg-m seccion 1
Mc. carril = 10458,32 kg-m seccion 2

Analisis del momento de disefio para el camion de disefio.
Md =M pp viga + M pp tablero + M camion + M imp. camion + M c. carril

Viga externa.

Md = 610207,67 kg-m en centro luz

Md = 611152,62 kg-m seccion 1
Viga interna.

Md = 295114,90 kg-m en centro luz

Md = 294785,14 kg-m seccion 1

Analisis del momento de disefio para el tandem de disefio.
Md =M pp viga + M pp tablero + M tandem + M imp. tandem + M c. carril

Viga externa.

Md = 576609,79 kg-m en centro luz

Md = 576504,81 kg-m seccion 2
Viga interna.

Md = 348055,98 kg-m en centro luz

Md = 347989,05 kg-m seccion 2

De lo anterior podemos ver que la carga HL-93 esta coformada por el camion de disefio mas

la carga de carril por ser esta combinacion la que nos ocasiona los efectos mas desfavorables.

Por tanto el momento de disefio se esta produciendo en la viga externa en la seccion 1y

tiene un valor de :

Md=  611152,6 kg-m



Determinacion del ancho efectivo del ala.

Ya determinado que habra de disefiarse la exterior se calculara el ancho efectivo del ala para
gue esta trabaje conjuntamente con la seccion simple de la viga, se obtendra este valor en

funcion a la seccion 4.6.2.6.1.

be = 1/8*L 3,75 m
be = 12hL + 0,5bf 2,66 m
be=a 0,95 m
be-s/2 = 0,95 m
por tanto el ancho efectivo es:
be = 2,3 m

con el be homogeneizaremos la seccion, ya que la seccion de la viga estara compuesta de
hormigon con resistencia caracteristica a los 28 dias de 350 kg/cm2 y la losa tendra una

resistencia caracteristica a los 28 dias de 210 kg/cm2

propiedades de la losa propiedades de la viga
fc= 210 kg/cm2 fc= 350 kg/cm2
Ec = 218819,789 kg/cm2 Ec = 282495,133 kg/cm2

relacion modular
n= 0,77

por tanto el ancho efectivo homogeneo sera:
beh =n * be
beh = 1,78 m

Geometria de la seccion compuesta.

! A= 9741,25 cm2
| | J xcen = 89 cm
J y cen = 106,832 cm

Ixx = 145113007 cm4
lyy = 88947026,6 cm4
& Ixy = 92620353,1 cm4
Ixxc = 33935184,4 cm4
lyyc = 11786585,4 cm4
Ixyc = 0 cm4
Imax = 33935184,4 cm4
Imin = 11786585,4 cm4
h viga = 170 cm

25

a 65 WArS s 10, o0 10,95, 175, 365 "




TIEMPO FINAL
T=00
A= 9741,25 cm2
loo= 33935184,4 cm4

Cloo= 63,17 cm
C200= 106,83 cm
eoo= 96,83 cm
Mt = 61115262 kg*cm
f'c= 350 kg/cm2 PARA HORMIGON EN TIEMPO INFINITO
n= 0,8

M.,c,, —0.451 f",

Po > | Po> -704637,4 kg
n [ewclw - A°° J floo= -157,5 >= -157,5 0 ok
M, c,, —1.601_./f",
Po > | Po> 498364,72 kg
n[ewczw + A”’ } f200= 29,93 <= 29,93 0 ok

4.5.2. DETERMINACION DE LA FUERZA DE PRETENSADO Y EL NUMERO DE TORONES.

usando torones de 0,5

FPU= 270 KSI = 18980 kg/cm2
0.74FPU= 14044,926 kg/cm2
area toron= 0,987 cm2
tension max toron= 13862,342 kg
numero de torones = 36
area de pretensado = 35,532 cm2

FUERZA DE PRETENSADO = 499044,31 kg
Esfuerzo de pretensado = 14044,926 kg/cm?2

Verificacion de las inecuaciones de condicion.

Ecuacion  Tension Condicion
1 -13,538 <= 14,967 ok
2 -150,138 >= -210,000 ok
3 -113,762 >= -157,500 ok
4 29,712 <= 29,933 ok

Despues de haber analisado los estados de carga a los que se sometera la viga podemos obtener

la fuerza de pretensado que nos permitira el trabajo mas eficiente de la seccion.

despues de haber encontrado la fuerza de pretensado que se debe aplicar a la viga, se

determina que se utilizara 3 vainas de 12 torones de 0.5 de diametro.(3v - 12T @ 1/2 )



4.5.3. ANALISIS DE LAS EXCENTRICIDADES Y DETERMINACION DE LA TRAYECTORIA.

TIEMPOT=0
A= 6181,25 cm2
lo= 17957090,1 cm4
Po= 499044,312 kg
Clo= 73,79 cm
C20= 76,21 cm
fibra superior
0.8y f %l I, Mo x)
€hy < +
P0(:10 AOClO PO
N° X Mo(x) e(x)
1 0 0 46,7
2 75 1627214,06( 49,9
3 300 6008175 | 58,7
4 600 10681200 | 68,1
5 900 14019075 | 74,8
6 1200 16021800 | 78,8
7 1500 16689375 | 80,1
TIEMPO T =00
A= 974125 cm2

loo= 33935184,4 cm4
Poo= 499044,312 kg

Cloo= 63,17 cm
C200= 106,83 cm
fibra superior
e(x)2—0'45f cloo+ I, M1 x)
PeCloo AnCloo Pe
N° X Moo(x) e(x)
1 0 0 -156,8
2 75 5058381 | -144,1
3 300 18916150 | -109,4
4 600 34319300 | -70,8
5 900 46209440 | -41,0
6 1200 54111260 | -21,2
7 1500 57565630 |-12,597

L= 3000 cm
f'ci= 350 kg/cm2
g pp viga = 1483,5 kg/m
fibra inferior
o 06fFf 4ls 1, Mo (x)
Co = POCZO AOCZO |DO
N2 X Mo(x) e(x)
1 0 0 43,4
2 75 1627214 | 46,7
3 300 6008175 | 55,5
4 600 10681200 64,8
5 900 14019075 71,5
6 1200 16021800 75,5
7 1500 16689375 76,9
L= 3000 cm
f'ci= 350 kg/cm2
n= 0,8
fibra inferior
1.6,/f 1, I, M1 x)
0 =""pc,.  AC, P
N2 X Moo(x) e(x)
1 0 0 -51,7
2 75 5058381 | -41,5
3 300 18916150 -13,8
4 600 34319300 17,1
5 900 46209440 40,9
6 1200 54111260| 56,8
7 1500 57565630| 63,690




4.5.3.1.Coordenadas de los limites desde el punto inferior izquierdo.

N° X Y1 Y2 Y3 Y4 exc. Constr. | limit. Inf. | limit. Sup
1 0 29,542 132,792 263,619 | 158,49 10 0 170
2 75 26,282 |29,531| 250,949 | 148,36 10 0 170
3 300 17,503 |20,753| 216,238 | 120,59 10 0 170
4 600 8,139 |[11,389| 177,656 | 89,72 10 0 170
5 900 1,450 4,700 | 147,874 | 65,90 10 0 170
6 1200 -2,563 0,687 | 128,082 | 50,06 10 0 170
7 1500 -3,900 | -0,651| 119,429 | 43,14 10 0 170
LIMITES DE EXCENTRICIDAD —&—Limite inferior
300 —B—Limite
250 superior
Limite exc.
200 Inec. 1
M= u

(@]

<

a

O 150 =>é=Limite exc.

i Inec. 2

E 100

] == Limite exc.

Q 50 Inec. 3

Lu } e . .
0-o—¢ O e C—— 5% Limite exc.

Inec. 4

O
IV

-100 100 300 50

Excentricidad
900 1100 1300 1500 constructiva

0 700
LONGITUD

4.5.3.2. Calculo de la trayectoria de los tendones.

Tendon N°1
X Y
P1 0 35 Y=AX"2+BX+C
P2 1500 10
P3 3000 35
A= 1,11E-05 X(H/2)= 0,75 cm
B= -0,0333333 Y= 34,975 cm
C= 35 ecentroi 34,975 cm
Tendon N°2
X Y
P1 0 75 Y=AX"2+BX+C
P2 1500 18
P3 3000 75




A= 2,53E-05 X(H/2)= 0,75 cm
B -0,076 Y= 74943 cm
C= 75 e centroi 74,943 cm
Tendon N°3
X Y
P1 0 115 Y=AX"2+BX+C
P2 1500 26
P3 3000 115
A= 3,96E-05 X(H/2)= 0,75 cm
B= -0,1186667 Y= 114,911 cm
C= 115 ecentroi 114,911 cm
COORDENADAS DE LOS TENDONES
X 0,00 300,00 600,00 | 900,00{ 1200,00 1500,00
Tendon N°1)| 35,000 |[ 26,000 19,000 | 14,000 11,000 10,000
Tendon N°2|| 75,000 |[ 54,480 38,520 | 27,120 20,280 18,000
Tendon N°3|| 115,000 |[ 82,960 58,040 | 40,240 29,560 26,000




4.6. ESTIMACION DE PERDIDAS DE PRETENSADO.
4.6.1. Analisis de perdidas instantaneas.

4.6.1.1.Perdida por deslizamiento en los anclajes.

Afs = A—L Es
L

AL= 4 mm (4-6)mm
L= 3000 cm
Es= 1900000 kg/cm2
Afs= 253,33  kg/cm2
% perdida = 1,80

4.6.1.2. Perdida por acortamiento elastico del concreto.

Afs = EsE
Ec

Es= 1900000 kg/cm2
Ec= 282495  kg/cm2

Mo*e Po*e? _Po

fc = —
Ic Ic Ac
Ao = 6181,25 cm2
lo= 17957090,12 cm4
e= 66,21 cm
Mo = 16689375,00 kg*cm
fci= 350 kg/cm2

Po = 499044,3124 kg
fc= 141,031 kg/cm?2
Afs= 948,54 kg/cm2

% perdida = 6,754



4.6.1.3. Perdida por friccion.

Po

Px = =
€+ KIx + por

Po=  499044,31 kg

K= 0,00055 Ib/Ib por pie
Ix= 1500 cm = 49,213
p= 0,15
ax=0 = 6,551 ° = 0,114
ax=1500 = 0 ° = 0
o= 6,551 ° = 0,114
Klx+po = 0,0442 < 0,3

Px= 477912,6544 kg/cm2
% perdida = 4,234
4.6.2. Analisis de perdidas diferidas.
4.6.2.1. Perdidas por flujo plastico del concreto.
Afs=Cc*n* fc
Cc= 2,4
n= 6,726

fc= 141,031 kg/cm2

Afs= 2276,51 kg/cm2

% perdida = 0,46

SI:

Kix+po <

pie

rad
rad
rad

4.6.2.2. Perdidas por retraccion en el fraguado del concreto.

Afs = g, Es
€sh= 0,0004
Es= 1900000 kg/cm2
Afs= 760,00 kg/cm2

% perdida = 541



4.6.2.3. Perdidas por relajacion del acero.

logt (i—o.ssJ

Afs = fp —=—
> P 10 { fpy
t= 5 afios = 43920 hrs.
fpy = 17010 kg/cm2
fp = o.9(@j
Ap

fp=  12640,433 kg/cm2

Si:

fp/fpy < 0,55 practicamente no existe relajacion del acero

LA RELACION ES MAYOR

Afs= 170,63

% perdida = 1,21

TOTAL DE PERDIDAS = 19,87 %



4.7. DISENO A CORTE.

Como se determino en el analisis de cargas que una viga externa es la mas desfavorable se
realizara una verificacion al corte en esta segun lo establecido en norma, para esto segun la
seccion 4.6.2.2.3 los factores de distribucion para corte en puentes con tres vigas, seran los
obtenidos por el metodo de la ley de momentos.

Analisis de cargas.
Analisis de cargas muertas.

Peso propio de la viga. Peso propio del tablero.
gppviga= 14835 Kkg/m g pp tablero = 2326,8 kg/m
L viga= 30 m Lviga= 30 m

Carga de carril
g c. carril = 93 kg/m
L viga= 30 m
Calculo de esfuerzos cortantes.
Esfuerzo cortante debido a las cargas muertas.
Vc. muertas=  54297,3 kg a h/2 del apoyo movil
Esfuerzo cortante debido a la carga de carril.
Vec.carril=  1325,25 kg a h/2 del apoyo movil

Analisis de cargas vivas.

14500 kg 14500 kg

0 43m | 43m | 075m

i

AN

Esfuerzo cortante debido a la carga viva.

Vcv.= 14105,83 kg a h/2 del apoyo movil
Esfuerzo cortante por efecto dinamico ( considerado como el 33% de la carga viva)

V c.v. = 4654,9239 kg a h/2 del apoyo movil



Calculo de esfuerzos cortantes ultimos.

para el estado de Resistencia |

Vu= 250 C+DW)-175( L+ 1M)

Vu

103022,08 kg

4.7.1. Analisis de la resistencia a corte del hormigon.

4.7.1.1. Cortante que produce el agrietamiento por cortante y flexion.

Calculo de Mcr.

f2 pe =

Po=

n

Pe=

€00=

c200=

Aoo=

loo=

fic=

eseccion de estudio=

f2pe=

Mo=
f20=

Mcr = (I:—C (59,/F7c +|f,,
2

Mcr=

Calculo de Vcr

Pe*e, *C

200 _

Pe

I 00
499044,31 kg
0,801
399864,08 kg
88,83 cm
106,8320 cm
9741,25 cm2
33935184 cm4
350 kg/cm2
74,943 cm

135,388 kg/cm?2
Mo *c,,
I 00

16689375 kg - cm
52,540 kg/cm?2

fzo =

35765586 kg - cm

+1
54297,3 kg
15431,08 kg
4179459 kg-cm
2247444 kg-cm

388036,81 kg

Ao

en la seccion evaluada solo peso propio

_|f20|,

cortante en la seccion evali permanente
cortante en la seccion evaliviva
momento en la seccion eva permanente
momento en la seccion evaviva



Calculo de Vci
Vci=b, *d0.16,/ f'c +Vo+Ver

bw= 20 cm
h= 150 cm
d=0,72*| 108 cm
Vo= 89010,0 kg
Vci= 483512,39 kg

4.7.1.2. Cortante que produce el agrietamiento por cortante en el alma.

Calculo de Vcw
Vew= Q.3f +0.928,/fc d*bw+Vp o

fpc= Fée/Ac Vp=Pe*sen
© — 5,881 © La resisistencia al cortante proporcionada
rad= 0,103 rad por el concreto Vc sera el menor de los

Vp= 40971,144 kg

valores encontrados de Vci 6 Vcw, sin
fpc= 41,049 kg/cm2

embargo no deberan pasar los limites de

Vew= 105070,98 kg bw*d *0.45,/ f'c
ni 0 bien llegar a ser
bw*d *0.45,/Fc 84,455 un WA 133y e

bw*d *1.33,/ f "¢ 45,167
V= 105070,98 kg
Vc= 53745,167 kg Resistencia al corte proporcionada por el hormigon

Verificacion a cortante.

datos.-
Vu= 103022,1 kg h= 150 cm
fc= 350 kg/cm2 d= 3 cm
Ec = 282495,13 kg/cm2 d= 147 cm
fy= 4200 kg/cm2 b= 20 ocm
Es= 2000000 kg/cm2 é= 09 paracorte

Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.

Vc = 53745,167 kg
Verificacion de la necesidad de armadura.

si: Vu<=0,5*%¢*(Vc) no necesita
si:  0,5*%*(Vc)< Vu<= ¢*(Vc) Av minima
si:  Vu>o¢*(Ve) Av necesaria



0,5*¢*(Vc)= 24185,325 kg
¢*(Vc)= 48370,65 kg
Av NECESARIA

Resistencia al corte proporcionda por el hormigon
Vu

Vs = 7 —VcC Vs= 607238 kg

Calculo de armadura transversal.

S _ Av.fyd
Vs
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.)] 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)] 0,196 0,283 0,503 |1 0,785 ] 1,13 2,01 3,14 5,10

é (mm) 12 1,13
numero de piernas = 2
S= 2298 cm espaciamiento calculado

Por tanto se distribuiran estribos de 12mm cada 20cm en los dos tercios laterales de
la viga y estribos de 12mm cada 35 cm en el tercio central de la viga.



4.8. VERIFICACION EN ESTADOS LIMITES ULTIMOS.

Analisis de cargas.

Para el calculo del momento ultimo de disefio se recurrira al analisis de cargas usado para la
determinacion de la fuerza de pretensado mas especificamente no referimos al estadio
tres, donde se obtuvieron los los efectos, con la diferencia de que ahora se deberan mayorar
las cargas, pero no se debe utilizar el factor de presencia multiple puesto que este ya esta

contemplado.

Mu= L25QC+ DW)L75( L+ 1M)

Mu = 855689,3 kg-m
Calculo del momento nominal.
Aps = 35,532 cm2 3 vaina 12T-¢0,5™
b= 105 cm ancho efectivo del cabezal
dp=(Cl+e)= 160,00 cm

fpu= 18979,63 kg/cm2

fpy =0,85*fpu= 16132,69 kg/cm2
p=Aps/(b*dp)=  0,0021
Q= 0,9

se calcula fps para cables adheridos:

fps = fpu[l— E@J

plL fc
B= 0,8 para hormigones f'c=350 kg/cm2
Yp= 0,28 para torones de baja relajacion
fps= 18217,75 kg/cm2
a= (Aps*fps)/(0,85*f c*b) profundidad del blogue de compresiones
a= 20,72 cm

hf = 21,25 CASO 1



ler CASO

Si:
a<hf

Mn =Aps*fps*(dp-(a/2))
Mn= 96863190 kg*cm

Si:

Mu < ¢ Mn As minimo
Mu 2 ¢ Mn As necesaria
Mu = 85568929

¢ Mn= 87176871
As minimo
Calculo del refuerzo minimo adherido.
Asmin = 0,004 Act

donde.

Act: Area de la porcion de la seccion transversal en tre la cara de traccion y el centro de
gravedad de la seccion bruta.

Act = 3761,6 cm2

Asmin = 15,0464 cm2
AcCeros.

¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4
As(cm2) 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14

$ (mm) 16 2,01

numero de barras= 8 barras

8 () 16




4.9. DISENO DE LA ZONA DE ANCLAJE.

Longitud del blogque.

Segin AASHTO:
Lba > 0.75 dp = 120 cm
Lba > 60 cm
Se adoptara como longitud del blogue de anclaje igual a 120 cm.
Esfuerzos admisibles en la zona de anclaje.
En tiempo inicial.
|4,
oy = 0.80F",, |==—0.20 =125f",
A
fc= 350 kg/cm2
fci= 306,25 kg/cm2
Al = 576,00 cm2
A2 = 1156 cm2
obi = 263,47 kg/cm2
En tiempo infinito.
R R
Oy = ﬂ-ﬁﬂfcﬂlﬂ—l— e
ob = 297,50 kg/cm2
Determinacion de la armadura necesaria.
A= 11007,50 cm2
e= 3,12 cm Excentricidad
Pi= 499044,3124 Kg Fuerza de pretensado inicial
Cl= 71,88 cm Distancia desde el centroide de la seccién a la fibra superior
C2= 78,12 cm Distancia desde el centroide de la seccién a la fibra inferior
h= 150,00 cm Altura total de la viga
= 219157715 cm4 Momento de inercia
S1= 304898,1134 cm3 Médulo de la seccion 1/C1
S2 = 280536,2386 cm3 Madulo de la seccion 1/C2

T = Fuerza de tension que resisten los estribos
C = Fuerza de compresion en la zona de agrietamiento.



Esfuerzos en la fibra superior.

E g # Pi
=T AT s,
oS = 40,23 kg/cm2
Esfuerzos en la fibra inferior.
P, ex=Pi
a; = ; + 5,
oi = 50,89 kg/cm2
Esfuerzos Normales en Funcién de "'y"*
Esfuerzos normales
v) Kg/cm?
0 50,89
10 50,18
20 49,47
30 48,76
35 48,40
40 48,05
50 47,34
60 46,62
70 45,91
75 45,56
80 45,20
90 44,49
100 43,78
110 43,07
115 42,71
120 42,36
130 41,65
140 40,94
150 40,23

El momento debido a los esfuerzos normales en el hormigon se calcula en

funcion de "y" (altura de la fibra en tension a partir de la base o fibra inferior)

M_ = {2$Gf+ G:}.:l_].-‘:g

El momento debido a la fuerza de pretensado inicial en el mismo nivel

Mp; =Pi(y —C3)

Momento Neto.

My = Mg — Mp;



Momentos en las secciones horizontales de la zona extrema de anclaje.

Distancia "y" a

Momentos debidos

Momentos debidos

Momentos

Partir de la fibra | a los esfuerzos "o" a la Fuerza "Pi" Netos
Inferior (cm) (Kg * cm) (Kg * cm) (Kg * cm)
0 0,00 0 0,00
10 177282,43 0 177.282,43
20 705811,70 0 705.811,70
30 1580610,83 0 1.580.610,83
35 2146306,28 0 2.146.306,28
40 2796702,81 831740 1.964.962,81
50 4349110,64 2495220 1.853.890,64
60 6232857,32 4158700 2.074.157,32
70 8442965,86 5822180 2.620.785,86
75 9668850,50 6653920 3.014.930,50
80 10974459,24 8317400 2.657.059,24
90 13822360,48 11644360 |2.178.000,48
100 16981692,56 14971320 |2.010.372,56
110 20447478,50 18298280 [2.149.198,50
115 22293736,35 19961760 |2.331.976,35
120 24214741,29 22456980 |1.757.761,29
130 28278503,93 27447420 831.083,93
140 32633789,42 32437860 195.929,42
150 37275620,77 37428300 0,00

La fuerza de tension T por su brazo con respecto a C debe ser igual al maximo

momento neto.

3
T (28) = M

T= 26799,382 kg

Calculo del acero de refuerzo.

fs = 1400 Kglem®
. T
As= f_s
As = 19,142 cm2
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8
As(cm?2) 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01
é (mm) 12 1,13
numero de estribos= 9 estribos
0} 12 ¢/ 10 cm




4.10. DISENO DEL DIAFRAGMA.

C
Z 2
5 5
—— i :
-39 -2,70 0 270 39
Vi=Pe'/n Vi=1+ (6e(n+1 -2i)/(s(n"2-1)
Calculo de V1:
e'=1+0.49505¢e
V1=0.333333 + 0.16502 e
cuando : e > X 0<e<39
Cortante: Q=V1-P Q=0.3333+0.16502¢e -1
Q=0.16502 e - 0.6667
Momento: M(x) = 0.554445 e - 0.89999
cuando : e <X -39<e<0
Cortante: Q=V1 Q=0.3333 +0.16502 e
Momento: M(x) =-V1(2.70 - X) M(x) = - 0.445554 e - 0.89999

Para el camion tipo, calcular momentos maximos se utilizé el método "Momento Méaximo
Maximorum definido por el teorema de Courbon"

Segun Courbon, la distancia "x" a la cual se encuentra el momento méximo esta dada por:

P P P P
1,8 1,2 18
A 4 A 4 Y
I\ A /N B AN
| 2,7 | 2,7 A
x=e+d d=12/2=06 x (m)=0.75

e=s/6-d/2 e=27/6-06/2=0.15



reemplazdo: 1/6(2.7-0.75)= -0.325
1/3(2.7-0.75)=0.65

1/3(1+3/2x0.75/2.7)x(2.7-0.75)=0.921

P P P P
045 18 | 12 | 18 Jois
v v v v
0,65
0,921
-0,325 | | \‘Nb,szs
| ] q.’75' ] !
0,9 ' 1,8 " 219 051

MCV 0.75 (kg m) = R ( -0.1615 + 0.488 + 0.921 - 0.222 ) = 1.0255 R

Calculando las reacciones de las filas de ruedas que corresponden a dos fajas de trafico en el
diafragma central:

7250 7250 1750
57 43 43 5,7

N JAN

L/3 L/3 ' L/3
R

Se asume dos tramos isostaticos que descargan en R:
R (kg) = 11750
Incrementando por el impacto:
Rev+i (kg) = 3877,5

Cargas permanentes en vigas transversales

10 m 10m 10m



Asumiendo:

b= 20 cm h= 1375 c¢m
Peso de la viga = 660 kg/m
Peso de la losa = 4800 kg/m

Total = 5460 kg/m

Calculo de momentos flectores.
Momento debido al peso propio de la viga.

M pp viga = 4975,4 kg-m

Viga interna.
M camion = 15862,50 kg-m

Momento por efecto dinamico ( considerado como el 33% de la carga viva)
M camion = 5234,6 kg-m

Calculo de momentos flectores ultimos.
para el estado de Resistencia |

Mu= L250C+ DW) 175 L+ M)
Mu = 43139,25 kg-m

Disefio a flexion.

datos.-
Mu= 43139,25 kg-cm h= 1375 c¢m
fc= 210 kg/cm?2 d = 25 cm
Ec = 218819,789 kg/cm2 = 135 cm
fy = 4200 kg/cm?2 = 20 cm
Es= 2000000 Kkg/cm2 $= 0,9 para flexion

Calculo de la profundidad del bloque de compresiones.

2*Mu
a—d|:1—\/1—0_85*¢*f‘c*b*d2:| a= 0,099 cm

Calculo de la distancia al eje neutro.

fc B
c = ﬂa C= 01117 cm f'c <280 0,85
* 280 < f'¢c <350 0,8

350 <fc <420 0,75




Calculo de la cuantia mecanica.

__0.85*a*fc

fy~d p= 0,00003
Calculo de la armadura necesaria.
As = p*b>d As = 0,085 cm?2
Calculo de la cuantia mecanica balanceada.
fc o
f'c<280 0,72
fc 0.003* Es _
Po = S o0a Es s Ty pb = 0,0212 280 < f'c <350 0,68
350 < ¢ <420 0,64
Calculo de la cuantia mecanica maxima.
prmax = 0.75* pob pmax = 0,01588
Calculo de la armadura maxima.
As = pmax* b>*d Asmax = 42,882 cm2
Calculo de la cuantia mecanica minima.
A min — 24 pmin=  0,0033
fy
Calculo de la armadura minima.
As = pmin* b*d Asmin = 9,000 cm2
Eleccion de la armadura.
As = 9,00 cm2
ACeros.
é (mm) 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2) 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 25 51
numero de barras= 2 barras
2 [0) 25




4.11. DISENO DE APOYOS.
4.11.1. Disefio de la lamina de Neopreno.

Analisis de cargas.
Reaccion en el apoyo por carga muerta.

Rm= 57155 kg = 126027 Ib
Reaccion en el apoyo por carga viva.
Rv= 30813,3 kg
Incremento por efecto dinamico ( considerado como el 33% de la carga viva)
Rvi= 10168,4 kg
Reaccion total en el apoyo.
R= 098136,7 kg = 216391 Ib
Dimensionamiento del neopreno.
yde laviga(lbw) = 40 cm = 15,75 pulg.
Espesor del apoyo.
e=0.012*Lp e: espesoren pulg.
Lp: long. Puente pies.
e= 1,18 pulg.
asumiremos 2" de espesor que equivale a 5 cm.
e= 2 pulg.

Dimensionamiento del ancho de la lamina.

_ R(Ib) _px* |
= 800 * bw( pu Ig) A e(pulg)

Al= 17,18 pulg. A2= 10 pulg

Por tanto A sera igual:

A= 17,1761 pulg. = 42,94 cm
asumiremos :
A= 18 pulg. = 45,00 cm



Dureza del apoyo.
Esuerzo unitario.

Esf unit.(Ib/ pulg?®) = —~u0)

bw* A(pu lg)
Esf. Unit. 763,38 Ib/pulg2
Factor de forma.

_ A*bw(pu lg)
2* (A + Bw)*e(pulg)

F= 2,10
Segun Abaco y con el esfuerzo unitario a compresion y factor de forma, obtenemos.
deformacion = 14,7 % < 15%
Para dureza 70

Verificacion al deslizamiento.

Rm*e*kl
Dv=——-"—
5*bw*k2

T (°F) K1 DUREZA K2

20 1,9 50 110

0 1,8 60 160

-20 15 70 215

Dv = 1,57 pulg

DI = 0.00006 * AT (°F) * Lp( ft)
Generalmete la temperatura varia de 5°C a 25°C entonces la variacion es de 36°F
DI = 0,2126 pulg.

por tanto
DI < Dv ok.

las dimensiones del apoyo de neopreno sera:

e= 5 cm
= 45 cm
= 40 cm

Dureza = 70



4.11.2. Disefio del apoyo fijo.

El apoyo fijo se diferencia del apoyo movil por ser donde la viga se ancla al estribo mediante

varillas de acero colo

cadas en hileras, paralelas al cuerpo del estribo. estas varillas son suficientes para anclar el

puente impidiendo movimientos horizontales de la misma y sin transmitir momentos.

Calculo de la fureza de frenado.

Pl delantero = 3500 kg imero de vigas = 3
Pll trasero= 14500 kg 1ero de carriles = 2
BR,: 005* N ocarriles * (2* I:)Iltrasero + Plldelantelo) R'= 3250 kg
BR—_ o~ BR= 10833 kg
N°vigas

Calculo de la fuerza de friccion.

FR = 0.05* Pm

FR = 5715,5 kg
Fuerza total.
Ft=BR+FR
Ft= 6798,8 kg

Calculo de la fuerza cortante.
Fs*1*¢
J
Calculo del esfuerzo cortante admisible del acero(Fs).

V =

Fs =0,4Fy
Fs= 1680 kg/cm2

Calculo del momento de inercia de la varilla(l).

& (mm)| 5 6 8 10 | 12 | 16 | 20
® (pulg)| 3/16 | 14 | 56| 38 | 12 | 58 | 3/4
As(cm2)[ 0,196 | 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,13 | 2,01 | 3,14

é(mm) 16 2,01



= 0,1024 cm4

Calculo del momento estatico de la varilla(J).

J= 0,133 cm
por tanto :
V= 20644 kg
Calculo del pasador.
N° = Ft/V
N° = 0,3293

solamente se utilizara un pasador de 16mm de diametro en cada apoyo fijo.

4.11.3. Disefo del dado de apoyo.

N = 98136,7 kg
a= 50 cm
ao = 40 cm

fy = 4200 kg/cm2

En direccion A:

Armedura de reparto

17

anmﬂdurg principat

03*N*272 -
Asa =
fy
Asa = 1,402 cm2
Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 12 16 20
o (pulg)| 3/16 1/4 5/16 1/2 5/8 3/4
As(cm2)| 0,196 | 0,283 0,503 | 0,785 1,13 | 2,01 | 3,14
@(mm) 6 0,283
numero de capas= 2  capas si se usan 3 barras de distribucion de @6mm

por tando se dispondran de estribos en una longitud igual a la cara del apoyo con

espaciamiento de 15cm entre si.



4.12. DISENO DE ESTRIBO I1ZQUIERDO.

Datos.

Peso especifico del hormigon

Resistencia del hormigon

Acero estructural

Recubrimiento

Luz de calculo

Altura del alzado hi
Sobrecarga del terraplen Ws/c =
Peso especifico del terraplen YSs =
Angulo de friccion interna

Esfuerzo admisible del suelo G adm =

2400  kg/ms
210 kg/cm2
= 4200 kg/cmz
= 5 cm
= 30 m
= 7,1 m
1000 kg/m2
1700  kg/m3
= 30 °
1,9 kg/cm?2

4.12.1. Calculo de fuerzas de empuje del suelo para el analisis de la base del alzado.

o= 90 °
¢ = 30 °
p= 0 °
= 7,8 m
ys = 1700 kg/m3
Ws/lc= 1000 kg/m2

A, = Ay *cot(e - &)

MW= 0,10

( N5 1 s
PH =| ¥s :’:T+FT'3'.-"C*F1 I:’:AH

PH

16627,238 kg

vzh*z*;vs Fh+3%W5/c
) 3%y *h+06*05 /¢

5030 m

y:

Diagrama de presiones equivalentes.

Ag =

2
SEn

(o +9)

sen‘a* 1+ |

AH

Pv

sen(@+8)*sen(p— f3)

'=l;VS*

h

0,28

-

- . )
—)+%.-"C*h '*

6051,82 kg

Yg=h—-y

YH

2,770 m

alzado

fundacién

|

\ sen(a — 8)* senla + 3)

Ay



4.12.2. Dimensionamiento del alzado.

1
h
YH
r
Jacero
PH

05m —

7,8 m -
2,770 m —

5 cm \Z

2,5 cm <=
16627,24 kg

LT

M =P, *Y,
M= 46063768 kg-m

Mu=15*M | B | B2 |
Mu = 6909565,3 kg-cm

hz

_ Jy
Mu=g*b*d** f'c*w*(1-0.59w) p=0.004=w=p-=

&
o= 0,9
b= 100 cm w= 0,08
fc= 210 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm?2

_ _ &
Mu=09%100%4%%210%0.08%(1-0.59%0.08) f=d+r+—"0

d= 69,254595 cm t2 = 75,505 cm

se utilizara t2 = 100 cm puesto que aun no se aplican cargas del suelo y cargas de
frenado.

por tanto:
12 = 100 cm
d= 93,75cm

Verificacion por corte.

Pu=15%F
= 16627,238 kg

h= 78 m Vu = 24940,86 kg

b= 100 cm _

d= 93,75 cm Ve=0.53%.f'c¢*b*d
fc= 210 kg/cm2

fy = 4200 kg/cm2 Ve = 72004,03 kg

o= 0,9

no necesita

4.12.3. Analisis de cargas provenientes de la superestructura.
Cargas debidas al peso propio de la superestructura.

Rpp = Ry +R
Rpp= 57155 kg

tablero



Cargas debido al camion de disefio.

Pt=

14500 kg Pd = 3500 kg
Pt= 11673,626 kg Pd= 2817,772 kg
1MUUk:‘3 . 14500 kg 4‘3 - eanikg
| AN
A B

RA = 23684,04 kg RB=2480,981 kg

Rcamion = 23684 kg

Carga debido a la fuerza de frenado.

PIl delantero =

3500 kg Numero de vigas = 3
Pll trasero = 14500 kg numero de carriles = 2
BR,: 005* N °Carriles * (2 * I:)Iltrasero + I:)Ildelantelo) BR'= 3250 kg
BR=_ R BR= 108333 kg
N°vigas

4.12.4. Presion hidrostatica.
Calculo de la presion hidrostatica Fwal

h= 3,545 m
y = 1200 kg/m3 agua turbia
o= 4 ° e
WA=h*y L T
[ |
WA = 4254 kg/m2 | BN ‘||F’
. h h'= 3554m o
n= -
Cos o £
yE
Fip, = Fwa = 7540,2 kg




Calculo de la presion hidrostatica Fwa2"

— %
Ty = Vo gy 1

hwa 2= 4545 m
y = 1000 kg/m3 agua gqwa2’= 4545 kg/m
q 2+h A2 = # .
F,., :% Yo 3 [
Fwa2'= 10328,51 kg Ywa2 = 1,515 m
Calculo de la presion hidrostatica Fwa2
hwa2= 5,545 m Doraz = Vo gy *1
y = 1000 Kkg/m3 agua gwaz2= 5545 kg/m
# 7 - — 1 #
Foo = ez " o Yogo == " Miggn
42 ~y 2
Fwa2= 15373,51 kg Ywa2 = 1,848 m

4.12.5. Empuje activo del suelo.
Empuje activo del suelo hasta la base de la fundacion.

§ = 20 ° By =|7s é=%+%fc*ff‘*,{}f
A = 0,28 : - '
o= 0,10 PH = 20781,89 kg

H= 8,785 m s | \
ys = 1700 kg/m3 By =| y ¥ A WS N H |ty

Ws/c= 1000  kg/m2 ‘ ’
PV = 7563,991 kg

a2 ¥ CH A3/ P

yEE S S H e s . Ty=h-y

y= 5,68 m YH = 3,10 m

Empuje activo del suelo sumergido hasta la base de la fundacion.

H= 88 m _
hl = 3,2 m Y= _|I1_ill:k
Y. —| Ya

h2= 56 m v 100/
ys = 1700 kg/m3 v o= 900 kg/m3
ya= 1000 kg/m3

Ws/c= 1000 kg/m2 Pl =Ws/c* A,
n= 20 %




P1lh =

Ws/c |

[

PEH:}';*ih;"'

P2h = 1799,231 kg/m2

P, =Pl *H+(P2, —P1H}%=L;1+{P2H —P1, )¢ 0, +(P3, — P2

PH =

B y . h
L +%*hl [+ (P2 = PLy )" * 5o+ (P3 g = P2y )" 5% <

279,3836 kg/m2

P3g

ol Wslc+y *h N

P3 =y . h, \ * A
P3h=  1799,231 kg/m2

w1

2

13374 kg

L

* iy '

¥y =

YH =

Pl, =Ws/c*A,

Plv =

PSI’:?4

S Psle+y, thy
| -

P3v=  1166,0

P, =Pl, *H+(P2, —P‘l,,)*th+ (P2, —P1, )i, +(P3, —P2,)*

101,69 kg/m2
+h, |+ Ay

kg/m2

i, iy
Pl *H+(P2, —Pl, }*hT'+{P2_q — Pl )*hy +(P3y — P2y )2

3,40 m

Ws/c)
| Ay
Y. )

654,87 kg/cm2

P2, =y, % I+

P2v =

iy
2

Pv= 62952 kg

Empuje activo del suelo sumergido para el analisis en la base del alzado.

A = 0,28
No= 0,10
H= 8,8 m
hl = 3,2 m
h2 = 5,6 m
Yy = 900 kg/m3
ys= 1700 kg/m3
ya = 1000 Kkg/m3
Ws/c= 1000 kg/m2
n= 20 %

Esfuerzos encontrados.

Plh= 279,38 kg/m2
P2h=  1799,23 kg/m2
P3h=  1799,23 kg/m2

Wsic

Ply P

Plv= 101,69 kg/m2
P2v = 654,87 kg/cm2
P3v=1166,0 kg/m2



PH= 13374,49 kg Pv= 629525 kg
YH = 3,40 m

Las fuerzas producidas por el empuje del suelo se pueden calcular tambien por la teoria de
Coulomb o Rankine, sin embargo cualquiera que sea su magnitud pues su colaboracion con
la estabilidad del estribo es variable y no se asegura su presencia, es por esta razon que no

tomara en cuenta para el analisis del estribo.

4.12.6. Carga de viento.
Viento aplicado en la subestructura.

Pb = 190 kg/m2
A influencia = 5,045 m2
FFB = PB * ‘tlinf.'!.ﬂir."u
Fpb = 958,55 kg

Presion de viento sobre los vehiculos.

La normativa mensiona en su
comentario C3.8.1.3 que la experiencia

practica indica que no es probable que

haya sobrecargas maximas presentes en

el puente cuando la velocidad del viento

es superior a 90 km/h.

por este motivo no se considerara esta

carga en el analisis.

Viento en la superestructura.

Se divide la carga de viento entre el numero de

apoyos par su aplicacion en la subestructura en

Pb = 360 kg/m2  sumultaneidad con la carga de viento directa en
A influencia = 0,66 m2 la subestructura
'}__-'-'3 '= P_S * ‘_:‘11::' Tuencia
Fpb” = 237,6 kg la carga de viento aplicada directamente en al
subestructura es favorable a la estabilidad del
Fpb'= 79,2 kg estribo. la carga de la superestructura es

despreciable, por tanto tampoco se tomara en



cuenta.

4.12.7. Dimensionamiento de la base verificando estabilidad y presiones admisibles.
Calculo de fuerzas estabilizantes.

1000kg

B
-
-
-
Bl

=
17

b

NN

27 m

05 m
—
15

e I,ﬁm

il
3 | &
E
Para :
Bl = 3,1 m B= 51 m
B2 = 2 m

Se realizara el analisis en dos etapas segun el estado hidraulico del rio:
1.- cuando el rio no presenta caudal.

2.- cuando el rio crece hasta su caudal maximo de disefio.

para la primera etapa se verificara en los siguientes estados:

1) El estribo solo.

I1) El estribo mas la superstructura.

I11) El estribo mas la superestructuray la carga vehicular.

IV) el estribo mas la superestructura, la carga vehicular y la carga d efrenado.



4.12.7.1. Calculo de momentos respecto al extremo inferior derecho de la fundacion.

Pi Al Peso (P) |Brazo de] Momento
m2 kg. giro(m)| kg-m
Pl 0,68 | 1620,00 | 3,13 5062,5
P2 0,04 105,00 3,08 323,8
P3 3,72 | 8930,40 [ 2,70 | 240674
P4 1,19 | 2854,80 | 2,26 6451,8
P5 0,53 | 1260,00 [ 3,70 4662,0
P6 0,50 | 1200,00 [ 2,50 3000,0
P7 0,50 | 1200,00 1,33 1600,0
P8 2,55 | 6120,00 | 2,55 15606,0
P9 16,21 | 27552,33 | 4,05 | 111586,9
PP | - 57155,00 | 3,40 | 194041,2
Pl | - 23684,04 | 3,40 | 80407,3
PH | - 20781,89 | 3,10 | 64449,9
Pv. | - 7563,99 | 3,70 | 27986,8
BR [ - 1083,33 | 8,80 9533,3

PP: carga muerta proveniente de la superestructura.
PII: carga proveniente del camion de disefio.

PH carga debida al empuje horizontal del terreno.
Pv: carga debida al empuje vertical del terreno.
BR: Fuerza de frenado.

4.12.7.2. Analisis de estabilidad y presiones del suelo (ETAPA I)
Estabilidad con cargas de peso propio del estribo, suelo y empuje de suelo(Estado I).

N estabilizante =  50842,53 kg M estabilizante = 172360,4 kg-m
F desestabilizante =  20781,89 kg M desestabilizante = 64449,94 kg-m
f=talp) f= 0,58 B= 51 m
N M . vitims
FSD = f *N estabiliza nfe FST = estabilizaite
‘F:'iesesr::b.":'_l':a.li:? - f * R ‘?l’fcfa‘a'gsmﬁ-"f:ama
FSD = 1,788 FSV = 2,674
x = J?\,frs.7.*.“1:';."."!::: nte _‘ﬂ'{dese:mf;ff!:ame e=xX, — E
° N +P, 2

estabiliza nte

X0 = 1,85 m e= 0,70242 m



B/6 = 0,850 m e<Z oK

Calculo de esfuerzos (Estado ).

P= 5084253 kg T
B= 51m 1 i €

e= 070242 m d q
* 0 P(. 6*e)
g =2{1+2¢] ¢ =—|1-—]
gl B B\ B )
ql= 1,821 kg/cm2 g2 = 0,17308 kg/cm2
Nl rseg 125%cadm= 2,375 kglcm2

adm

q

Estabilidad con cargas de peso propio del estribo, suelo, empuje de suelo y peso de
la superestructura (Estado I1)

N estabilizante = 107997,53 kg M estabilizante = 366401,7 kg-m
F desestabilizante =  20781,89 kg M desestabilizante = 64449,94 kg-m
f=telp) f= 0,58 B= 5,1 m
FSD = f * ‘?Va:mbfh':a nte FST = w
‘F:'iesc;rabr'fi:aum - f o Pf—’ ﬂ:{dase.:mbr'fzame
FSD = 3,799 FSV = 5,685
r = J:“Jz?.m':i}l‘!'i:c:'Jl.‘e’. _"I‘"{dese:mbr'ﬁ:ame e = .\'D — E
’ Are:raba’.ir’za e + R-’ 2
X0 = 261 m e= 0,06291 m
- B
B/6 = 0,850 m .<B ok
6

Calculo de esfuerzos (Estado I1).

P = 107997,53 kg T
B= 51m 1 i 4

e= 0,06291 m q

\ P
:£:1+&| q1:—‘1—

Bl B ) -~ BU B

q,



gl 1,819 kg/cm2

9 ]
q,

* -
<125%g 1,25*cadm =

adm

g2 = 1,96087 kg/cm2

2,375 kg/cm2

Estabilidad con cargas de peso propio del estribo, suelo, empuje de suelo y peso de
la superestructura y caargas vivas exceptuando la fuerza de frenado (Estado I11)

N estabilizante = 131681,57 kg

M estabilizante = 446809,0 kg-m

F desestabilizante =  20781,89 kg M desestabilizante = 64449,94 kg-m
f = rg(.;p) f= 0,58 B= 51
N M _ .
FSD = 1 estabiliza nte FSV = estabilizaite
Eﬁesesmbr’h’:«nm - f * 'PT-’ ‘ﬂ{‘rdasesmbr'fzama
FSD = 4,632 FSV = 6,933
r = J?\ffz?.m':bl‘!':’:c:'Jl.‘e’. _"I‘l'fdese:mbrﬁ:ame e = .\‘D — E
° Are:.‘aba’lr’za e + B-’ 2
X0 = 2,75 m e= 0,19593
B/6 = 0,850 m <2 ok
6
Calculo de esfuerzos (Estado I11).
P = 131681,57 kg T
B= 51m 1 : 4
e= 019593 m 1 q
* 50 P(. 6*e)
g =21+ @ = 1= |
Bl B ) B\ B )
gl = 2,12 kg/lcm2 g2 = 1,99 kg/cm2
al 125%. 1,25*cadm = 2,375 kglcm?
q,

Estabilidad con cargas de peso propio del estribo, suelo, empuje de suelo y peso de
la superestructura y caargas vivas mas la fuerza de frenado (Estado 1V)

N estabilizante = 131681,57 kg

F desestabilizante =

f=tglp) f

L AT

21865,23 kg

0,58

M estabilizante = 446809,0
M desestabilizante = 73983,27
B= 51

AA



FSD = J T estabiliza nte FSV = AV estabilizaite

‘F:'iesesrubm:aum - f * R-’ ﬂ:{d'aﬂ:!ﬂbi'fzame
FSD = 4,345 FSV = 6,039
x = J?\,fz?.m':bl‘!':’:c:'Jl.‘e’. _"I‘bfdese:mbrﬁ:ame e=xX, — E
’ Aresraba’lr’za e + R-’ 2
X0 = 2,68 m e= 012747
B/6 = 0,850 m e<Z ok
6

Calculo de esfuerzos (Estado 1V).

P = 13168157 kg T
B= 51m 1 i €

e= 012747 m

_P(, 6% q\:f‘;l—me\'\

“=3 "8 | " B\ B )

ql= 2,375 kg/cm2 g2 = 2,19479 kg/cm2
Nl rseg 1,25*cadm = 2,4 kg/cm2

adm

q; .
4.12.7.3. Analisis de estabilidad y presiones del suelo (ETAPA 11)

Verificacion a la flotabilidad.

h= 5,545 m Fppwe=V,*h*B*L
ya = 1000 Kkg/m3
B= 51m Fwaf = 28279,5 kg
L= 1m W
W= 5084253 kg = 1,80
E!‘AF

4.12.8. Calculo de las armaduras del alzado.
Calculo del momento flector ultimo.

PH= 20781,89 k
g Mu=1.5%M gy +1.75% M,

YH = 3,10 m
BR=  1083,33 kg Mu= 113358 kg-m
YBR = 8,80 m

Calculo del cortante ultimo.



PH= 20781,89 kg Viu=1.5%Vg, +1.75%V;
BR=  1083,33 kg
Vu= 27873,2 kg

Calculo de la armadura para el alzado.
Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 11335824,4 kg-cm h= 100 cm
fc= 210 kg/cm?2 d = 5 cm
Ec = 218819,79 kg/cm2 = 95 cm
fy = 4200  kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $= 0,9 para flexion
profundidad del bloque de compresiones. distancia al eje neutro.
a= 7,743 cm C= 9110 cm
cuantia mecanica. armadura necesaria.
p= 0,00346 As = 32,908 cm2
cuantia mecanica minima. armadura minima.
pmin = 0,0033 Asmin = 31,667 cm2

Eleccion de la armadura.

As= 32,91 cm2

Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1

As(cm2)] 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10

$ (mm) 25 51
numero de barras= 7 barras
7 (0] 25 mm
la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

0] 25 mm ¢/ 12,5 cm

Verificacion a cortante.

datos.-
Vu= 278732 kg h= 100 cm
fc= 210 kg/cm?2 d = 5 cm



Ec = 218819,79 kg/cm2 = 95 cm
fy = 4200  kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $= 0,9 para corte
Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
10 S -
Vc = Ebw.d«/ fc Vc = 72557,45 kg
Verificacion de la necesidad de armadura.
0,5*¢*(Vc)= 32651 kg
si:  Vu<=0,5*¢*(Vc) no necesita
si:  0,5%p*(Vc)< Vu <= ¢*(Vc) Av minima 0*(Vc)= 65302 kg
si:  Vu> ¢*(Vo) AV necesaria
NO NECESITA
Armadura transversal.
Asmin =0.002*b*d
As= 950 cm2
Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)] 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 16 2,01
numero de barras= 5 barras
5 (0] 16 mm
la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:
() 16 mm ¢/ 20 cm
4.12.9. Armadura para el espaldar.
Calculo del momento flector ultimo.
) ( 12 |
6 = 20 Py =|7s I s ser | *a,
A = 0,28 \ 2 )
Av = 0,10 PH = 1161,26 kg
h" = 1,7 m 2
ys = 1700 kg/m3 B=| ys # =+ Ws/c*h |* Ay
Ws/c = 1000 kg/m2 - "
BR=  1083,33 kg Pv = 422,663 kg
YBR = 1,7m

1

=h

W 2FYs FhH3FWs

S Tow .

I e TTFL

Yoo = h'—v




DT F¥s THHOT WS/ C T

y= 1,017 m YH= 0683 m
Mu=1.5%P; *¥y, +1.75% BR* Yy, Vie=1.5%Py; +1.75* BR
Mu = 4411,84 kg-m Vu=  3637,72 kg

Calculo de la armadura para del espaldar.
Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 441184,1 Kkg-cm h= 25 cm
fc= 210 kg/cm?2 d = 5 cm
Ec= 218819,79 kg/cm2 d= 20 cm
fy = 4200  kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $b= 0,9 para flexion
profundidad del bloque de compresiones. distancia al eje neutro.
a= 1,424 cm C= 1675 <cm
cuantia mecanica. armadura necesaria.
p= 0,00303 As = 6,051 cm2
cuantia mecanica minima. armadura minima.
pmin = 0,0033 Asmin = 6,667 cm2

Eleccion de la armadura.

As= 6,67 cm2

Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1

As(cm2)] 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10

$ (mm) 16 2,01
numero de barras= 4 barras
4 (0] 16 mm
la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

0] 16 mmc/25cm

Verificacion a cortante.
datos.-



Vu= 3637,7 kg h= 25 cm
fc= 210 kg/cm2 d = 5 cm
Ec = 218819,79 kg/cm2 d= 20 cm
fy = 4200  kg/cm2 = 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $= 0,9 para corte
Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
10 S
Vc = Ebw.d«/ fc Vc = 15275,25 kg
Verificacion de la necesidad de armadura.
0,5*¢*(Vc)= 6873,9 kg
si:  Vu<=0,5*p*(Vc) no necesita
si:  0,5%p*(Vc)< Vu <= ¢*(Vc) Av minima 0*(Vc)= 13748 kg
si:  Vu> ¢*(Vo) AV necesaria
NO NECESITA
Armadura de distribucion.
As =0.001*b*d
As= 2,00 cm2
Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)|] 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 10 0,785
numero de barras= 3 barras
3 (0] 10 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

¢

4.12.10. Disefio de la fundacion.
4.12.10.1. Calculo de momentos flectores y cortantes (zapata posterior).

10 mm ¢/ 30 cm

Ws/ __/E/
A 2R 2 2 2 I‘T
Wrelleno l l ¢ l J’ J’ i
W T T w,, N e
Jv l iv Jv v ¥ ¥ v V ¥V VYV V¥ Jv ¢ l ¢
B1 B2
(o S A s A A A A |

9>




4

Momento flector y cortante debido al esfuerzo del suelo.

ql= 2118111 kg/m @-9) (4 | q¢q= 77232 kg/m
g2= 19868,16 kg/m (B,+B,) \B,+1,)
Bl= 31m
B2 = 2m q": q, — q = 1312,95 kg/m
2= 1m
q'"'=q"-q' q= 540,62 kg/m
B - B -1,) B, (q" )
M'q:q,*( ! 2{ ) +q"'=( - 2}") + e .2f )J:%"’(&—fz) v, =‘\%+(Qz+(j‘))"‘(31—&)
Mg = 46306,989 kg-m V= 43913 kg

Momento flector y cortante debido al peso propio de la fundacion.

= 2400 kg/m3 M ppp = hz *7(3" ) * Yo + Ir:’*M*l* (B, —1,)* 7o e
hz = 05m 2 2 3
hz = 05m
B1= 3,1m Mwpp = 3528,0 kg-m
t2 = 1m
Viee =hz* (B, —1,)* Vyo o + h:‘*w *aes

Vwpp = 3780 kg
Momento flector y cortante debido al peso propio del relleno.

j—')* (Bl _?.2)2

y 5= 1700 kg/m3 A{U’r&'feno = }/.S‘ * (H —hz—hz

H= 8,8 m 2

hz = 05m Mw relleno = 29238,3 kg-m

hz' = 05m .

B1 = 31m Vivretione = Vs ™ (H —hz—hz )* (Bl =1, )
t2 = 1m Vwrelleno= 27846 kg

Momento flector y cortante debido a la sobrecarga.

Ws/c =
Bl=
t2 =

1000 kg/m2

3,1m
Im



Mws/c = 2205 kg-m Vws/c = 2100 kg
Momento flector y cortante ultimos.
Mu=135M, —1.25M pp —1.35My, p,, —1.5M .

Mu= 15325 kg-m
Vu=1.35V —1.25V, ., —1.35V,

Wrellano 1.5V,
21794

Wsic

Vu =

Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 1532523,0 kg-cm h= 100 cm
fc= 210 kg/cm2 d = 5 cm
Ec = 218819,79 kg/cm2 d= 95 cm
fy= 4200  kg/cm2 = 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $= 0,9 para flexion

profundidad del blogue de compresiones. distancia al eje neutro.

a= 1,010 cm C= 1,188 cm
cuantia mecanica. armadura necesaria.
p= 0,00045 As = 4,290 cm2

cuantia mecanica minima. armadura minima.

pmin = 0,0033 Asmin = 31,667 cm2
Eleccion de la armadura.
As= 31,67 cm2
Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)| 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
$ (mm) 25 51
numero de barras= 7 barras
7 (0] 25 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:
()] 25 mm c/ 12,5 cm

Verificacion a cortante.



datos.-

Vu= 217942 kg h= 100 cm
fc= 210 kg/cm?2 d = 5 cm
Ec = 218819,79 kg/cm2 d= 95 cm
fy = 4200  kg/cm2 = 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 b= 0,9 para corte
Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
1 S
Ve = Eobw.dq/ fc Ve= 7255745 kg
Verificacion de la necesidad de armadura.
0,5*¢*(Vc)= 32651 kg
si:  Vu<=0,5*¢p*(Vc) no necesita
si:  0,5%p*(Vc)< Vu<= ¢*(Vc) Av minima 0*(Ve)= 65302 kg
si:  Vu>¢*(Ve) Av necesaria
NO NECESITA
Armadura de distribucion.
As =0.001*%b*d
As= 950 cm2
Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)] 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10

¢ (mm) 16 2,01
numero de barras= 5 barras
5 ¢ 16 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

0 16 mmc/20cm

4.12.10.2. Calculo de momentos flectores y cortantes (zapata anterior).

Jsle ﬁé
| mu*l_*__{f_}__ T

Wrelleno — .
T Ty [ T
\R PP‘ $ l Y A4 ‘F\.“ PP Y A ¥ i Y Y l ¢ l ¢
B1 1 B2
ry h F F -
N A
-+

q e




Momento flector y cortante debido al esfuerzo del suelo.

gl= 21181,11 kg/m (g,—q.) :r g 1| (¢ —a.) :‘, g+ |
g2 = 19868,16 kg/m (B-_ +Bz) B, ) (31 +32) | (3: —(?'),.
Bl= 3,1m
B2 = 2m q = 514,88 kg/m g*= 270,31 kg/m
d= 95 cm
ﬂ'fq' A #('B;} +g""*‘$_:*%i=32 V,'=q, *(B:—(])"'(G’*)*M
Mg = 40079,583 kg-m Vq = 21003 kg
Momento flector y cortante debido al peso propio de la fundacion.
Y = 2400 kg/ma B. ) (B.)
r ) . bl 1
hz = 0,5 m M ppp'=hz * ( ;) Y egege + 02" - *;*{Bz}*?’ﬂ‘f
hz' = 0,5 m N -
B2 = 2m Mwpp” = 2400,3 kg-m
d= 95 m
Vipp'=hz (_82 —d)* Yo + f?:'*(BE ;d) Y e se

Vwpp” = 1890,0 kg

Momento flector y cortante ultimos.

Mu =135M,'-125%M ;'
Mu = 51744,94 kg-m

Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 5174493,8 kg-cm
fc= 210 kg/cm2
Ec = 218819,79 kg/cm2
fy = 4200  kg/cm2
Es= 2000000 kg/cm2

profundidad del bloque de compresiones.

a= 3453 cm
cuantia mecanica.
p= 0,00154
cuantia mecanica minima.
pmin = 0,0033

Vie=135V,'—1.25%V,,,'

Vu= 25992,21 kg
h= 100 cm
d = 5 cm
d= 95 cm
= 100 cm
b= 0,9 para flexion

distancia al eje neutro.

C 4,063 cm

armadura necesaria.
As = 14,676 cm2

armadura minima.

Asmin = 31,667 cm2



Eleccion de la armadura.

As= 31,67 cm2

Aceros.

¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)| 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10

é (mm) 25 51
numero de barras= 7 barras
7 0] 25 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

$ 25 mm c/ 12,5cm
Verificacion a cortante.
datos.-
Vu= 25992,2 kg h 100 cm
fc= 210 kg/cm2 d = 5 cm
Ec = 218819,79 kg/cm2 95 cm
fy = 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $= 0,9 para corte
Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
10 < _
Ve == ~bwd Jfc Vc= 72557,45 kg
Verificacion de la necesidad de armadura.
0,5*¢*(Vc)= 32651 kg
si:  Vu<=0,5*¢p*(Vc) no necesita
si:  0,5%p*(Vc)< Vu<= ¢*(Vc) Av minima 0*(Ve)= 65302 kg
si:  Vu> ¢*(Ve) Av necesaria
NO NECESITA
Armadura de distribucion.
As =0.001*b*d
As= 950 cm2
Aceros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)| 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
$ (mm) 16 2,01
numero de barras= 5 barras
5 (0] 16 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:




16 mm c/ 20 cm



4.13. DISENO DE ESTRIBO DERECHO.

Datos.

Peso especifico del hormigon Yy = 2400 kg/ms
Resistencia del hormigon fc= 210 kg/cm2
Acero estructural = 4200 kg/cm2
Recubrimiento = 5 cm

Luz de calculo = 30 m
Altura del alzado hl = 2,9 m
Sobrecarga del terraplen Ws/c= 1000 kg/m2
Peso especifico del terraplen ys = 1700 kg/m3
Angulo de friccion interna = 30 °
Esfuerzo admisible del suelo G aim = 3 kg/cm2

4.13.1. Calculo de fuerzas de empuje del suelo para el analisis de la base del alzado.

2
a= 90 ° §=r%g
p= 30 ° ?
B = O ° 6 = 20 °
= 365 m N@+p)
sen (o +
ys= 1700  kg/m3 Ay = _ 0 i

Wslc= 1000  kg/m2 |sen(@+8)* sen(gp— )

ot 1+ . :
sen e \ senfa — &) * sen(a + f3)

A, = A *cotla - &) -

MW= 010 A = 0,28
S _ s ( B’ : Vue 5
Py=|ys* S+ Ws/c*h " iy Be=|ys 5 +Wsle™h " Ay
PH = 4183,53 kg Pv = 1522,68 kg
2¥p. Fh+ 3% /¢
= h * =jh—
. 3%y *h+ 6 Ws/c Yy=h-)
y= 2285 m YH = 1,365 m
Diagrama de presiones equivalentes.
+
_..,\\
)
V ) Py
‘xl P I"’u:w_ """ alzado
+ » LS~ [
\. Py
.4b\l\-\ -
1 » _ fundacion




4.13.2. Analisis de cargas provenientes de la superestructura.
Cargas debidas al peso propio de la superestructura.

Rpp = Rviga + Rtablero
Rpp = 57155 kg
Cargas debido al camion de disefio.
Pt= 14500 kg Pd = 3500 kg
Pt= 11673,6257 kg Pd= 2817,772 kg
1J15UUkZI3 - 14500 kg 4 IS - esmi v
‘ I
A
RA = 23684,042 kg RB= 2480,981 kg
Rcamion = 23684,04 kg
Carga debido a la fuerza de frenado.
Pll delantero = 3500 kg Numero de vigas = 3
Pll trasero = 14500 kg numero de carriles = 2
BR’=0.05* N°carriles * (2* Plitrasero + Plldelantelo) BR'= 3250 kg
BR=_ O~ BR = 1083,333 kg
N°vigas
4.13.3. Empuje activo del suelo.
Empuje activo del suelo hasta la base de la fundacion.
S = 20 ° PH:iy5 *%+W.’sf:‘*H|*&H
A = 0,28 ; - "
Av = 0,10 PH = 6310,159 kg
H= 46 m ( iH?

S +Ws/c*H |*2¢,

A

ys= 1700 kg/m3 B=7s"

Ws/c= 1000  kg/m2
PV = 2296,71 kg



ys *H+3*Ws/c v

*
=h-y
*ys *H+6*Ws/c o :

y= 291 m YH= 1,69 m

4.13.4. Dimensionamiento de base verificando estabilidad y presiones admisibles.
Calculo de fuerzas estabilizantes.

1000kg
-
@
$
@ |
— B2 B .
Para
Bl= 25 m B= 4 m
B2 = 1,5 m

Se realizara el analisis y se verificara en los siguientes estados:

1) El estribo solo.

I1) El estribo mas la superstructura.

I11) El estribo mas la superestructuray la carga vehicular.

IV) el estribo mas la superestructura, la carga vehicular y la carga d efrenado.

4.13.4.1. Calculo de momentos respecto al extremo inferior derecho de la fundacion.

Pi Ai Peso (P) | Brazo de | Momento
m2 kg. giro (m) kg-m
P1 0,44 1051,20 2,38 2496,6
P2 1,63 3916,80 2,07 8107,8
P3 0,13 321,60 1,59 5124
P4 0,38 900,00 3,00 2700,0
P5 0,50 1200,00 2,00 2400,0
P6 0,38 900,00 1,00 900,0




P7 2,00 [ 4800,00 [ 2,00 [ 96000
P8 585 | 994500 | 325 | 323213
PP | 5715500 | 2,70 [ 1543185
Pl [ 2368404 | 2,70 | 639469
PH | —o 6310,16 | 1,69 | 10660,9
Pv | e 229671 | 250 | 57418
BR | —o 108333 | 4,65 | 50375

PP: carga muerta proveniente de la superestructura.
PIl: carga proveniente del camion de disefio.

PH carga debida al empuje horizontal del terreno.
Pv: carga debida al empuje vertical del terreno.
BR: Fuerza de frenado.

4.13.4.2. Analisis de estabilidad y presiones del suelo.
Estabilidad con cargas de peso propio del estribo, suelo y empuje de suelo(Estado I).

N estabilizante =  23034,60 kg M estabilizante =  59038,0 kg-m
F desestabilizante = 6310,16 kg M desestabilizante = 10660,87 kg-m
f= 0,70 B= 4m
AT B.Y —
FSD = SN sabitizante FSV = estabilizate
'F:*iesesrabr':'!:a.lire - f o 'FT_ M desestabilzants
FSD = 3,429 FSV = 5,538
xr = J?\(fﬁsr.“::';.".".l':::.li.‘e — {dese:mf;r'.".f:ame e = .\'9 — E
‘ ‘?\'resra biliza nte + 'Pl .
X0 = 191 m e= 0,09022 m
B/6 = 0,667 m o<t OK.
6

Calculo de esfuerzos (Estado ).

P= 23034,60 kg T
_ qQ
B= 4m | -

e=  0,00022 m d q
# 50 P 6*e )
g =L[1+82¢] g, =—{1-=—=|
Bl B ) Bl B
gl = 0,654 kg/cm2 g2= 0,497931 kg/cm2
|| r5%p 1,25*cadm = 3,75 kg/cm2



Estabilidad con cargas de peso propio del estribo, suelo, empuje de suelo y peso de

la superestructura (Estado I1)

N estabilizante =  80189,60 kg

M estabilizante = 213356,5 kg-m

F desestabilizante = 6310,16 kg M desestabilizante = 10660,87 kg-m
f= 0,70 B= 4m
v f * ‘?\’rasmbfh':n nie y ‘I?LI st iz
FSD =————* =@ —— FSY = 27 estabilizate
F&z:e;mbr‘li:mlm - f *B’-’ ‘ﬂ/j'dese:rabrfzanre
FSD = 11,937 FSV = 20,013
r = ﬂffe;mbr’ﬁ:am‘e _‘ﬂ'fdese;mbm:nmg e=x, — E
° ‘?\‘re:mbiir'za mte + B-’
X0 = 246 m e= 0,45733 m
- B
B/6 = 0,667 m e<— OK.
6
Calculo de esfuerzos (Estado 11).
P= 80189,60 kg T
B= 4m 1 i €
e= 045733 m a q
T I P(. 6*e)
Q1=£rl+6 9| Q’::E‘Il— B ‘
B\ B ) \ J
gql= 2,704 kg/cm2 g2= 0,629513 kg/cm2
a| 1,25*cadm = 3,75 kg/cm?2

GJE 125%0,,,

Estabilidad con cargas de peso propio del estribo, suelo, empuje de suelo y peso de
la superestructura y caargas vivas exceptuando la fuerza de frenado (Estado 111)

N estabilizante = 103873,64 kg M estabilizante = 277303,5 kg-m

F desestabilizante = 6310,16 kg M desestabilizante = 10660,87 kg-m
f= 0,70 B= 4
FSD = f * ‘Ne:mbfn:a nte FSV = *?"fesfabﬂr':mre
‘F:'iesesmbr'ﬁ:a.llm - f * B-’ M desestabilzante
FSD = 15,462 FSV = 26,011

M. . oeon =M R



x 24 UL T e A e e

e ‘?\IT 4 P[.’ g o 2

estabiliza nte

X0 = 251 m e 0,51146

B/6 = 0,667 m B OK.
6

Calculo de esfuerzos (Estado I11).

P= 103873,64 kg T
B= 4m 1 . b

e= 051146 m d q
I P/l 6Fe
=55 w15
gql= 3,059 kg/cm2 g2= 0,604571 kg/cm2
0| <125%., 1,25*cadm = 3,75 kg/cm2
q

Estabilidad con cargas de peso propio del estribo, suelo, empuje de suelo y peso de
la superestructura y caargas vivas mas la fuerza de frenado (Estado 1V)

N estabilizante = 103873,64 kg M estabilizante = 277303,5
F desestabilizante = 7393,49 kg M desestabilizante = 15698,37
F=telp) f= 0,58 B= 4
FSD = f * ‘?\"Te:mbr'h':rr nte FSV = —ﬁ'f“"abm:mm
‘F:'iesesmbr'ﬁ:a.llm - f * B-’ ﬂffdes?ﬂ'ﬂbr'fzame
FSD = 9,884 FSV = 17,664
r = ﬂﬁrmmbr’ﬁ:ame — ﬂd{de:e;mbfﬁ:ame e=x,— E
° ‘?\’re:m biliza nte + Pr-’ 2
X0 = 2,46 m e= 0,46401
_ B
B/6 = 0,667 m o<l OK.
6

Calculo de esfuerzos (Estado 1V).

P= 103873,64 kg T
B= 4m 1 . b

e= 0,46401 m q
. :Erl—'—&\] q1:£1_6*€"
G Bl B * Bl B



gql= 3,523 kg/cm2 g2= 0,789391 kg/cm2

a4, |

7, |
4.13.5. Calculo de las armaduras del alzado.
Calculo del momento flector ultimo.

<125%¢g 1,25*cadm = 3,750 kg/cm2

adm

PH=  6310,16 kg

YH = 1,69 m
BR=  1083,33 kg Mu = 24806,93 kg-m
YBR = 4,65 m

Calculo del cortante ultimo.

PH=  6310,16 kg
BR=  1083,33 kg Vu= 9783,532 kg

Calculo de la armadura para el alzado.
Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 2480693,0 kg-cm h= 100 cm
fc= 210 kg/cm2 d = 5 cm
Ec = 218819,789 kg/cm2 = 95 cm
fy = 4200  kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $= 0,9 para flexion
profundidad del blogue de compresiones. distancia al eje neutro.
a= 1,640 cm C= 1,929 cm
cuantia mecanica. armadura necesaria.
p= 0,00073 As = 6,968 cm2
cuantia mecanica minima. armadura minima.
pmin = 0,0033 Asmin = 31,667 cm2

Eleccion de la armadura.

As= 3167 cm2

ACeros.
¢ (mm) 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1

As(cm2)| 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10




¢ (mm) 25 51
numero de barras= 7 barras
7 ()] 25 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

Verificacion a cortante.

datos.-

0} 25 mm c/ 12,5 cm
Vu= 97835 kg h= 100 cm
fc= 210 kg/cm2 d = 5 cm
Ec = 218819,789 kg/cm2 = 95 cm
fy = 4200 kg/cm2 = 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 b= 0,9 para corte

Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.

Vc:%bw.d,/f‘c

Verificacion de la necesidad de armadura.

Vc= 72557,45 kg

Si: 0,5*¢*(Vc)= 32650,85 kg
Vu<=0,5*¢*(Vc) no necesita
0,5*¢*(Ve)< Vu <= ¢*(Vc) Av minima 0*(Ve)= 65301,7 kg
Vu> ¢o*(Ve) Av necesaria
NO NECESITA
Armadura transversal.
Asmin=0.002*%p*d
As 9,50 cm2
Aceros.
¢ (mm) 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)|] 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 16 2,01
numero de barras= 5 barras
5 (0] 16 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

16 mm ¢/ 20 cm

¢

4.13.6. Armadura para el espaldar.
Calculo del momento flector ultimo.

AH

01

20 °
28

[ \,
Py =y * ’7 FWs /R | * Ay




A = 0,10 PH' =
h™ = 1,75 m
ySs = 1700 kg/m3 P, =|ys* i
Ws/c = 1000 kg/m2
BR = 1083,33 kg Pv =
YBR = 1,75 m
2FEys T R3EFWs /e
v="n#*

3%y *h+6*Ws /¢

y= 1,049 m

Mu=15*%P; *Y,; +1.75* BR* Y,
Mu = 4595,78 kg-m

Calculo de la armadura para del espaldar.
Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 459577,9 kg-cm
fc= 210 kg/cm2
Ec = 218819,789 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm2
Es= 2000000 kg/cm2

profundidad del blogue de compresiones.

1216,192 kg
W et | A,
2 )
442,6576 kg
Y =h'-y
YH = 0,701 m
Viu=1.5%P, +1.75* BR
Vu= 3720,12 kg
h= 25 cm
d = 5 cm
= 20 cm
b= 100 cm
b= 09 paraflexion

distancia al eje neutro.

a= 1,486 cm C= 1,748 cm
cuantia mecanica. armadura necesaria.

p= 0,00316 As = 6,314 cm2
cuantia mecanica minima. armadura minima.

pmin = 0,0033 Asmin = 6,667 cm2
Eleccion de la armadura.
As = 6,67 cm2

Aceros.
¢ (mm) 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2) 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10




¢ (mm) 16 2,01

numero de barras= 4 barras

4 ()] 16 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

Verificacion a cortante.

datos.-

0] 16 mm c/ 25 cm
Vu= 3720,1 kg h= 25 cm
fc= 210 kg/cm2 d = 5 cm
Ec = 218819,789 kg/cm2 = 20 cm
fy = 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 b= 0,9 para corte

Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.

Vc:%bw.d,/f‘c

Vc= 15275,25 kg

Verificacion de la necesidad de armadura.

Si:

Vu<=0,5*¢*(Vc)
0,5*¢*(Vc)< Vu <= ¢*(Vc)

0,5*¢*(Vc)= 6873,864 kg
Nno necesita
Av minima 0*(Vc)= 13747,73 kg

Vu> ¢*(Ve) Av necesaria
NO NECESITA
Armadura de distribucion.
As =0.001*b*d
As = 2,00 cm2
Aceros.
¢ (mm) 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)|] 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 10 0,785
numero de barras= 3 barras

3 (0] 10 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

4.13.7. Disefo de la fundacion.

0} 10 mm ¢/ 30 cm

4.13.7.1. Calculo de momentos flectores y cortantes (zapata posterior).
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Momento flector y cortante debido al esfuerzo del suelo.

ql= 30594,075 kg/m (@-2) (4 | q= 15342,73 kg/m
g2=  6045,71 kg/m (B,+B,) \B,+1,)
Bl= 25m
B2 = 1,5 m q'=q,—4q, q = 2454837 kg/m
t2 = 1m
q¢'"=q"-q' q = 920564 kg/m
2, =g e BBl e Bt B ) 2 ) Vo= L4+ )] (B )
Mg = 30966,2206 kg-m Vg= 3898688 kg

Momento flector y cortante debido al peso propio de la fundacion.

Yy = 2400 kg/ms ST _
hz = 05 m ;‘VIWP:XJZ*(B _;2) *;IJ’H(I,N+h:”:‘(81’)r )*%“(Bl—f )";VH
hz = 05m
Bl= 25m Mwpp = 1800,0 kg-m
t2= 1m
r 1 (Bl B r] )
Viepp = hz * (Bl -, )* Yaog +hz "y

Y

Vwpp = 2700 kg

Momento flector y cortante debido al peso propio del relleno.

y S = 1700 kg/m3 A{H’re;'feﬁo = J/.S' * (H - h; - h:')a“. (Bl — rz )7
H= 8,8 m 2

hz = 05 m Mw relleno = 14917,5 kg-m

hz = 05m .

B1 = 25m Vieretiono = Vs ™ (H —hz—hz )* (Bl =1 )
t2 = 1m Vw relleno = 19890 kg

Momento flector y cortante debido a la sobrecarga.

Ws/c = 1000 kg/m2
Bl= 25m
t2 = Im



My, =Wslc* Bi-n)

Mws/c = 1125 kg-m

Momento flector y cortante ultimos.

Mu=135M, —1.25M .
Mu= 17728,27 kg-m

V=135V, —1.25V,,, —1.35V,

Vu= 21150,29

Disefio a flexion.

datos.-
Mu = 1772827,3 kg-cm
fc= 210 kg/cm2
Ec = 218819,789 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm2

Es= 2000000 kg/cm2
profundidad del bloque de compresiones.
a= 1,169 cm
cuantia mecanica.
p= 0,00052

cuantia mecanica minima.

—1.35M

Wrelleno

relleno

Vips1e =Ws /c* (B, —t,)

Vws/c = 1500 kg

—1.5M,,,,

1 <17
1.5V, .

h= 100 cm

d = 5 cm
= 95 cm
b= 100 cm
b= 0,9 para flexion

distancia al eje neutro.
C= 1375 cm
armadura necesaria.
As = 4,967 cm2

armadura minima.

pmin = 0,0033 Asmin = 31,667 cm2
Eleccion de la armadura.
As= 31,67 cm2
Aceros.
¢ (mm) 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2) 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 25 51
numero de barras= 7 barras
7 (0] 25 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:




Verificacion a cortante.

datos.-

Vu= 21150,3 kg
fc= 210 kg/cm2
Ec = 218819,789 kg/cm2
fy = 4200 kg/cm2
Es= 2000000 kg/cm2

Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.

Vc:%bw.d./f‘c

Ve

Verificacion de la necesidad de armadura.

Si:

25

72557,45 kg

mm c/ 12,5 cm

100

95
100
0,9

cm
cm
cm
cm
para corte

0,5%*(Vc)= 32650,85 kg

Vu<=0,5*¢*(Vc¢) no necesita
0,5*¢*(Vec)< Vu <= ¢*(Vc) Av minima 0*(Vc)= 65301,7 kg
Vu> ¢o*(Ve) Av necesaria
NO NECESITA
Armadura de distribucion.
As =0.001*b*d
As = 9,50 cm2
Aceros.
& (mm) 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)] 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 16 2,01
numero de barras= 5 barras
5 (0] 16 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

¢

16

mm ¢/ 20 cm

4.13.7.2. Calculo de momentos flectores y cortantes (zapata anterior).

y TV
Ws:‘c‘ ' v+ v v + TET
Wrelleno ¢ l L _}____{_._}--' i .
“PP" l i yvvwy ‘lr“PP Y l b h 4 l Yy ¥y ¥vr'v l
B1 d B2
i L X £ L) ¥ L L X X L




q, —
Momento flector y cortante debido al esfuerzo del suelo.

ql= 30594,08 kg/m (g, —q,) (g } (g —q.) |

- _(_g* |
2= 604571 kg/m (B, +5,) | B, ) (B, +5,) | (B, _”r)/"
Bl= 25 m
B2 = 15m q"'= 9205,64 kg/m g* = 3375,4 kg/m

d= 95 cm
‘?uql_ 2 * (B;) + ‘3"“”*1.3_)2 ¥ % ¥ B, V'=q,* (B: —-d)+ (5’ ) 7(32: d)
Mq" = 10253,5357 kg-m Vq = 4253,375 kg
Momento flector y cortante debido al peso propio de la fundacion.
Yy = 2400 kg/ms 5.\ 5
hz = 05m M=tz s By, +ff-'"(f)*%*(32)*?m_4=
hz' = 0,5 m N -
B2 = 1,5m Mwpp” = 1350,2 kg-m
d= 95 m
Vipp'=hz *(B, —d )* Ve o + h:'*—(B: ;d) ¥ Y ppe s
Vwpp” = 990,0 kg
Momento flector y cortante ultimos.
Mu =135M'-125%M,.,'
Mu = 12604,77 kg-m
Vi =1.35V,'-1.25%Vppp'
Vu= 4504,556
Disefio a flexion.
datos.-
Mu = 1260477,3 kg-cm h= 100 cm
fc= 210 kg/cm2 d= 5 cm
Ec = 218819,789 kg/cm2 = 95 cm
fy = 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $= 0,9 para flexion
profundidad del bloque de compresiones. distancia al eje neutro.

a= 0,830 cm C= 0,976 cm



cuantia mecanica. armadura necesaria.

p= 0,00037 As = 3,525 cm2

cuantia mecanica minima. armadura minima.

pmin = 0,0033 Asmin = 31,667 cm2
Eleccion de la armadura.
As= 31,67 cm2
ACeros.
¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2) 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 25 51
numero de barras= 7 barras
7 ¢ 25 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

() 25 mm ¢/ 12,5 cm
Verificacion a cortante.
datos.-
Vu= 45046 kg h= 100 cm
fc= 210 kg/cm2 d = 5 cm
Ec = 218819,789 kg/cm2 = 95 cm
fy = 4200 kg/cm2 b= 100 cm
Es= 2000000 kg/cm2 $= 0,9  para corte
Resistencia al corte proporcionada por el hormigon.
10 3 -
Ve = Ebw,d [fc Vc= 7255745 kg
Verificacion de la necesidad de armadura.
0,5*¢p*(Vc)= 32650,85 kg
si:  Vu<=0,5*¢*(Vc¢) no necesita
si:  0,5%*(Ve)< Vu<= ¢*(Vc) Av minima ¢*(Ve)=  65301,7 kg
si:  Vu> ¢o*(Ve) Av necesaria
NO NECESITA

Armadura de distribucion.

As =0.001*b*d
As = 9,50 cm2

ACeros.




¢ (mm) 5 6 8 10 12 16 20 25
¢ (pulg.) 3/16 1/4 5/16 3/8 1/2 5/8 3/4 1
As(cm2)] 0,196 0,283 0,503 0,785 1,13 2,01 3,14 5,10
¢ (mm) 16 2,01
numero de barras= 5 barras
5 ()] 16 mm

la armadura antes calculada es para una faja de 1m de ancho, por tanto se dispondra:

¢

16

mm ¢/ 20 cm




CAPITULO V
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. CONCLUSIONES.

e Obtenidos los resultados de la ingenieria basica, (estudio topogréafico, geologico,
hidrolégico e hidraulico, de socavacién, etc.) y realizando una seleccion de
alternativas, (técnicas y econémicas) podemos determinar que un puente de vigas de
hormigon pretensado de 30 m., es la estructura adecuada y factible para el lugar de
emplazamiento.

e EIl emplazamiento del puente en el lugar indicado, hace de que de los accesos
tengan el minimo de modificacion puesto que estos siguen el trazo del camino
antiguo.

¢ Se ha determinado que es conveniente técnicamente tomar en cuenta el disefio de un
puente de un solo tramo puesto que este nos permite mayor eficiencia en cuanto a la
socavacion que se producira en el lecho del rio, siendo que no producira socavacion
local al no tener pilas intermedias.

e El estudio topogréafico al igual que el estudio geoldgico se lo realizo conjuntamente
con la subprefectura prestando estos sus servicios en lo referente a equipo y
personal calificado, para el desarrollo de estos servicios, de lo cual se obtuvo
resultados como un levantamiento muy detallado de la zona de emplazamiento del
proyecto y la capacidad portante del suelo de fundacion.

e Observando las buenas caracteristicas de resistencia del suelo se definio que las
fundaciones de los estribos seran de tipo superficiales, no siendo necesario una
fundacién profunda.

e Existen cargas que no se consideraron en el proyecto, por diferentes razones
justificables tales cargas como sismo y cargas de viento.

e Lanorma AASHTO LRFD nos recomienda para el disefio de vereda, se realice con
un desnivel de 20 cm. como maximo con referencia a la calzada y un ancho de
vereda de 1 m., en nuestro caso se decidi¢ disefiar una vereda con un desnivel de 25

cm. Por la razon de que no se cuenta con un barandado vehicular y por tanto el

186



bordillo serd una medida de seguridad para evitar que los vehiculos invadan la zona
de tréfico peatonal.

e Para poder conseguir una situacion mas desfavorable en cuanto a estabilidad se
despreciaron algunas cargas que favorecian a la estabilidad de la estructura como
ser, las cargas hidrostaticas del lado del lecho del rio, ya que éstas cualesquiera sea
su magnitud son fuerzas estabilizantes, de la misma manera tampoco se tomo en
cuenta la fuerza del empuje pasivo del suelo ya que su presencia es variable debido
a la socavacion.

e Para el disefio siempre se tuvo en cuenta la economia de la obra por ser este un
factor determinante para la viabilidad del proyecto, por esta razén no se realizo el
disefio de una losa de aproximacion que representa un costo elevado para la obra.

e Se concluye de que el proyecto es econdmicamente viable puesto que este presenta
un costo de construccion de 2.251.486,00 bolivianos., ademas se prevee que el

tiempo de duracion sera de 150 dias calendario.

5.2. RECOMENDACIONES.

e Tomando en cuenta que la norma AASTHO LRFD 2004 tiene origen
norteamericano algunas de sus exigencias y recomendaciones no se acomodan muy
bien en nuestro medio; es por esta razon que algunas veces en ciertos detalles se ve
la necesidad de tomar en cuenta otros criterios.

e En el presente proyecto, se eligio el barandado Tipo P-3 por ser esta una estructura
que se utiliza en nuestro medio y ha dado resultados satisfactorios en cuanto a
funcionalidad y resistencia, sin embargo la normativa AASTHO recomienda que
razones de seguridad hacia el peaton se considere la utilizacion de un barandado
alternativo.

e Muchos proyectos de puentes sobre rios que se realizaron, no toman mucha
importancia al estudio hidrologico e hidraulico, es recomendable por seguridad
realizar un estudio detallado de éste, para evitar riesgos de colapso de la estructura.

e Es recomendable que se disefien apoyos de neopreno compuestos ya que estos

apoyos interrelacionan con la estructura, y esto hace que funcionen como fijos con
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relacion a las deformaciones horizontales y como moviles con respecto a las
deformaciones restantes a que esta sometida la estructura.
Es recomendable disefiar defensivos con gaviones ya que mitigan el impacto

ambiental y protegen la subestructura de aluviones en época de crecidas.

Se recomienda que los encofrados no deben ser desmontados hasta que el concreto
se haya endurecido lo 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 el periodo de construccion.

El concreto debera ser colocado evitando la segregacion de sus componentes. La
colocacion se hard en capas horizontales de un espesor tal que no exceda la
capacidad del vibrador para consolidar el concreto.

Debera verificarse que todas las barras de acero antes de usarlas deberan estar libres
de defectos y completamente limpias, es decir sin polvo, pintura, éxido, grasas o
cualquier otra materia que disminuya su adherencia.

Debera de tomarse en cuenta que el acero de presfuerzo deberé estar libre de fisuras,
exfoliaciones, sopladuras, corrosion y cualquier desperfecto que pueda alterar sus
condiciones de uso, resistencia y durabilidad. Deberd asimismo estar
cuidadosamente protegido contra todo dafio fisico y la corrosion; las precauciones
necesarias para la proteccion se adoptaran en todo momento, desde su fabricacion
hasta cuando se realice la colocacién del concreto y la inyeccion de mortero en los
ductos.

Se recomienda verificar las vainas que deberan estar libres de agua y residuos antes
de la instalacion del acero. Asimismo, deberan estar rigidamente apoyados mediante
elementos adecuados enlazados al acero de refuerzo, para prevenir el
desplazamiento durante la colocacién del concreto.

El tesado se realizara mediante gatos hidraulicas que produzcan las fuerzas
mostradas en los planos.

Durante el tesado de los tendones, podran ser aceptadas fallas particulares en el
cable, en cuyo caso no se permitira que mas de un alambre en cualquier toron se
rompa y ademas que los alambres rotos no excedan el 2 por ciento del area total del

acero de presfuerzo en el elemento.
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La transferencia de la fuerza pretensora al concreto no sera aplicada hasta que el
concreto haya alcanzado la resistencia especificada.
Se debe tener especial cuidado en el movimiento y traslado de elementos

prefabricados de manera que se eviten dafios que puedan disminuir la vida Gtil del
elemento estructural.

Se recomienda la construccion de la viga completa en una pista a orillas del margen
izquierdo del rio, para que una vez adquirida la resistencia de disefio, pueda ser

lanzada hasta su posicion final por medio de gruas.
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