CAPITULO |
ANTECEDENTES
INTRODUCCION

El desarrollo econdmico y social de los pueblos del mundo, en gran parte se debe, a la
integracion entre ellos, a través, de una adecuada infraestructura via, que promueve las
actividades agricolas, pecuarias y de servicios. Mas aln en las provincias, la existencia o
no de una via de comunicacion transitable en cualquier época del afio, es un factor
preponderante, observandose un aislamiento marcado, lo que en general determina un
estancamiento en el desarrollo de los factores de produccion que disponen estas
comunidades, que se traducen en un nivel bajo de vida, es decir, con un bien estar social

minimo.

1.1.- DATOS GENERALES DEL PROYECTO

Nombre del proyecto: “Disefio de ingenieria puente vehicular Colén — San José de
Charaja”
Localizacién: Comunidad de Colén Sur (Municipio Uriondo primera

seccion de la provincia Avilés del departamento de Tarija)
Componentes del Proyecto: -  Puente vehicular y sus accesos.
1.2.- ANTECEDENTES

Es apremiante la necesidad de disponer sobre la quebrada Coldn un puente que permita
resolver el problema que tiene el trafico vehicular en esa zona, la misma que aparte de ser
un problema para los vehiculos, lo es también para los peatones en los meses de lluvias.
Actualmente no se cuenta con una ruta expedita durante todo el afio que permita el paso
vehicular a las comunidades de ambos margenes de la quebrada, s6lo se cuenta con una
obra de paso vehicular (Badén) el cual queda inutilizable en tiempo de crecidas y también

después de las mismas debido a los sedimentos que deja cada llegada, por el cual se deben



realizar constantes limpiezas en ese tramo siendo también un factor econdmico negativo

que se piensa eliminar con la ejecucion del puente mencionado.
1.3.- OBJETIVOS
1.3.1.- OBJETIVO GENERAL

Realizar el calculo y disefio estructural de un puente vehicular a ubicarse en la comunidad
de Colon Sur sobre la quebrada del mismo nombre, que cumpla con las normas de disefio
vigentes en el pais, para poner en préctica los conocimientos adquiridos en la carrera de
ingenieria civil.

1.3.2.- OBJETIVOS ESPECIFICOS

1. Englobar todos los datos y caracteristicas correspondientes al lugar de
emplazamiento a través de visitas de inspeccion y encuestas, para que durante la
realizacion del proyecto se puedan tomar a criterio decisiones mas acertadas.

2. Ejecutar y establecer como base de orientacion y ubicacion, el relevamiento del
entorno a traves del levantamiento topografico, realizado en tal magnitud tanto para
campo y gabinete segun lo establezca la norma y las caracteristicas del lugar.

3. Analizar el comportamiento hidraulico de la seccion del cauce a través de métodos
empiricos que ofrece la hidrologia y establecer a criterio segin los conocimientos
adquiridos si los resultados concuerdan con la realidad del lugar a través de la
inspeccion, encuestas 0 proyectos desarrollados de similares caracteristicas
circundantes al lugar.

4. Detallar un resumen de datos obtenidos de los estudios previos, para poder analizar
las caracteristicas desglomerantes del material presente y seguin lo establecido por
norma lograr definir la cota minima recomendable para la ubicacion de la
cimentacion en funcion al tipo.

5. Analizar el suelo de fundacion mediante la excavacion y exploracion de dos pozos
sobre los posibles lugares de fundacion de los estribos, para obtener una
caracterizacion de los extractos de suelo presentes en el lugar y por sobre todo las
propiedades fisicas mecéanicas para el disefio de la fundacién en base a la

estabilidad de la estructura.



6. Desarrollar un analisis comparativo técnico-Econdmico de posibles alternativas de
puentes a emplazar en el lugar, y escoger la alternativa que mayores ventajas
ofrezca y que mejor se adapte al sitio de emplazamiento.

7. Elaborar un estudio de costos de todos los items que se involucren en el proyecto y
de manera global.

8. Lograr identificar todas las actividades que engloben en la ejecucién de la obra y
establecer bases de criterio para la planeacion y programacion de las mismas.

9. Realizar un andlisis ambiente-ejecucion de obra e identificar los posibles dafios
ambientales al lugar debido a la ejecucidn de este proyecto para poder desarrollar
posibles planes de mitigacion.

10. Calcular y disefar todos los componentes que involucren el sistema estructural.
1.3.3.- METAS Y ALCANCES DEL PROYECTO

e Realizar el estudio topografico del area, como minimo 100 m. aguas arriba y 100

m. aguas abajo del puente y sus accesos con lo que se pretende obtener:

- Planos topogréficos.

- Proporcionar informacion base para el estudio Hidroldgico.

- Posibilitar la definicion precisa de la ubicacién y las dimensiones de los
elementos estructurales (ejes del puente, seccion, longitud, tipo de puente,
ancho, pendientes etc.)

- Establecer puntos de referencia para el replanteo durante la construccion.

e Realizar un estudio hidrologico e hidraulico cuyos alcances son las siguientes:

- Caudal méximo de disefio hasta la ubicacion del cruce.

- Comportamiento hidraulico del rio en el tramo que comprende el cruce.

- Area de flujo a ser confinada por el puente.

- Nivel maximo de agua (NAME) en la ubicacion del puente.

- Profundidades de socavacién general.

- Profundidad minima recomendable para la ubicacion de la cimentacién, segun

el tipo de cimentacion.



e Elaboracién de un estudio geotécnico en los posibles lugares de emplazamiento de
los estribos con lo que se pretende obtener:
- Caracterizacion del suelo a diferentes profundidades.
- Estimar la capacidad portante del suelo en estudio mediante el ensayo normal
de penetracion SPT.
- Proporcionar informacion base para el dimensionamiento de los cimientos.
e ldentificar el tipo de puente que mejor se ajuste al lugar de emplazamiento.

e Disefiar todos los componentes del puente.

- Postes. - Vigas.

- Barandados. - Diafragmas.
- Acera peatonal. - Apoyos

- Viga de borde. - Estribos.

- Losa.

1.4.- JUSTIFICACION
Entre las razones que justifican la implementacion de este estudio se tiene las siguientes:

Razones econdmicas.
Razones Técnicas.
Razones de educacion.
Razones de Salud.
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Razones Turisticos.
1.4.1.- Razones econdmicas

Tenemos a la produccion excedentaria que nos es consumida por los productores, por lo
gue necesariamente esta produccion necesita ser comercializada. Para poder
comercializar los productos tanto agricolas como pecuarios hacia los mercados de abasto
tanto a los regionales, departamentales y al interior del pais. Al contar con un camino
estable especialmente en épocas de cosecha los productos llegan de forma répida a los
diferentes mercados de abasto y son comercializados en buen estado, directamente al
consumidor final o al intermediario final, de esta manera se reducen las pérdidas por la

comercializacion de los productos.



1.4.2.- Razones Técnicas

El puente se encontrara ubicado sobre la Red Municipal Yuncharg, la cual es una ruta
muy necesaria para la conexion de las comunidades beneficiadas con la ciudad de Tarija
hacia el norte o también Padcaya o Bermejo hacia el sur de la red principal.

Por otra parte este puente también conectard con la comunidad la Higuera, Valle de la

concepcidén segun lo muestra la grafica siguiente.
GRAFICO 1.1: CROQUIS DE UBICACION
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Fuente: Elaboracién propia.
1.4.3.- Razones de Educacion

Una de las principales razones es la educacion, ya que con la llegada de las lluvias y los
grandes caudales es imposible la transitabilidad de las personas, privando a la normal

asistencia de los estudiantes hacia los centros de educacion.



1.4.4.- Razones de Salud

Otro problema mas relevante es la salud, en la actualidad el centro de atencion médica se
encuentra en la comunidad de Coldn Norte, privando de esta manera la atencién médica
en casos de emergencia de las comunidades que se encuentran méas hacia el sur del lugar

de emplazamiento del puente en época de lluvias.
1.4.5.- Razones Turisticas

En la actualidad en tiempo de estiaje, existen buses que 3 veces a la semana interconectan
a las comunidades beneficiadas llegando hasta la comunidad de Chaguaya que es muy
visitada por turistas y peregrinos entre los meses de Agosto a Septiembre donde se festeja
a la virgen de Chaguaya, lo que también se pretende con la implementacion de este
estudio es mantener transitable esta ruta en toda época del afio , logrando otra variante de

llegada hacia este destino que es reconocido como un principal lugar turistico de Tarija.
1.5.- DESCRIPCION DEL PROBLEMA

El presente estudio se prioriza en funcion de mejorar la infraestructura vial rural, bajo
buenas condiciones de estabilidad y transitabilidad, estd dirigido a solucionar
requerimientos de las diferentes comunidades, en lo que se refiere mejorar la
infraestructura vial rural de las comunidades con acceso a la capital, ciudad de Tarija, que
se constituye en el mercado principal para la comercializacion de los productos de la

Zona.

El estudio “Disefio de Ingenieria Puente vehicular colon —San José de Charaja”, ofrece
grandes ventajas para el medio donde se pretende ejecutar lo que implicara un cambio
importante en el aspecto integrador que permita la circulacion permanente comoda que
tenga como objetivo mejorar las condiciones de vida de la poblacion y por ende mejorar

el nivel de ingresos de los beneficiados.

Este estudio consiste en el disefio del puente, con un ancho de calzada de 7.3 m. y dos
aceras laterales para el transito de peatones, las caracteristicas de la quebrada en la zona
de emplazamiento hacen que el puente deje una altura libre por debajo del tablero 4m.

aproximadamente a partir de la superficie del lecho del rio y tenga una longitud total de



30 metros. La estructura consistira en un puente elegido entre varias alternativas que
mejor se ajuste al lugar.

1.6 DESCRIPCION DEL SITIO DEL PROYECTO
1.6.1.- ASPECTOS ESPACIALES
1.6.1.1.- UBICACION GEOGRAFICA

GRAFICO 1.2: MAPAS DE UBICACION
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El area del estudio se encuentra localizada concretamente en las comunidades de Colon
Sur, de la Provincia Avilés del Municipio de Uriondo del Departamento de Tarija. Las

coordenadas del lugar de emplazamiento son:
2144'36.13” S Y 64739'36.21” O

No pudiendo existir otras alternativas ya que la red municipal pasa por este punto y

ambos margenes del camino son areas de cultivo.
1.6.1.2.- LATITUD LONGITUD

El Municipio de Uriondo, Primera Seccion de la Provincia Avilés se encuentra situada al
extremo Sur-Oeste del Departamento de Tarija, entre los meridianos 21°34" - 21°49" de
Latitud Sur y los paralelos 64°31"- 64°59" de Longitud Oeste.

1.6.1.3.- LIMITES TERRITORIALES

El territorio de la Seccidn esta limitada: al Norte con la Provincia Cercado, al Sur con el
Municipio de Padcaya, Primera Seccion de la Provincia Arce, al Este con la Provincia
O’Connor y al Oeste con el Municipio de Yunchara, Segunda Seccién de la Provincia

Avilés.
1.6.1.4.- EXTENSION

La extension abarca aproximadamente 719 Km? representando casi el 2% del territorio

departamental. La extension del rea de aporte es aproximadamente 84.5 Km?.
1.6.1.5.- DIVISION POLITICA

Politicamente la Seccién se divide en tres cantones y seis distritos, con un total de 44
comunidades segun la propuesta de la Comision de Limites para la declaratoria legal de

la nueva Division Politica Administrativa del Municipio.

La poblacién de la Seccidn se encuentra estructurada en 44 comunidades, las que a su vez

conforman tres cantones y seis distritos.

Los centros poblados con méas de 300 habitantes son 13 comunidades que representan el



46% de la poblacion total del Municipio, significando que en 13 comunidades se
concentra la mayor cantidad de poblacion relativa. En la actualidad, la localidad de
Uriondo/Concepcion (Capital de Seccion) y las comunidades de Calamuchita y Chocloca
(Capital de Canton) presentan condiciones de nucleamiento con posibilidades de

urbanizacion.
1.7.- ASPECTOS FiSICO NATURALES
1.7.1.- DESCRIPCION FISIOGRAFICA DE LA ZONA

La fisiografia de la zona es muy variada, en su conformacion topografica existen zonas

de pendientes planas suaves y fuertes.

La parte montafiosa posee un relieve que va de empinado a escarpado con frecuentes
afloraciones rocosas y la vegetacion predominante son los pastizales en los falderios,
mientras que en las quebradas abundan los arbustos y gramineas, constituyéndose en una

zona apta para el pastoreo del ganado.

La parte baja o del valle, constituye una zona aluvial caracterizada por ser cultivable, con
suelos arcillosos, arenosos y presencia de grava, que van de moderadamente superficiales

a profundos y regularmente bien drenados.
1.7.2.- CARACTERISTICAS DEL ECOSISTEMA
1.7.2.1.- CLIMA

De acuerdo al Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia, por tratarse de una zona

valle, su clima es templado con una temperatura media de 18.5 °C.

La temperatura maxima media es de 28 °C, la temperatura minima media entre los 2 a 3
°C. Las temperaturas maximas extremas es 40 °C y la temperatura minima extrema

registrada es de - 9 °C.

Riesgos Climatologicos: Los fendmenos naturales que afectan a los cultivos producidos
en la seccion son: las plagas, las heladas (debido a las bajas temperaturas que alcanzan a

llegar hasta menos 9 °C, sequias (en época de estiaje y que afecta principalmente a



aquellas zonas en la que los cultivos son a temporal), granizadas y riadas en aquellos

cultivos que se encuentran a orillas de los rios.
1.7.2.2.- SUELO

El sobre pastoreo, debido a la actividad pecuaria sin manejo adecuado, en conjunto con la
extraccion selectiva de las especies lefiosas y arboreas, es posiblemente el factor causante

de la erosién antropica mas importante en el municipio.

La actividad ganadera en el Valle de Concepcidn, especialmente en la parte mas arida,
tiene una marcada incidencia en la exposicion del suelo a procesos de erosion hidrica por
la disminucion o eliminacion casi total del estrato herbaceo y el consumo de la hojarasca.
También la compactacion del suelo por el pisoteo del ganado especialmente en sitios de
concentracion de ganado en aguadas, atajados y cerca de rios es un factor que ha
acelerado el proceso de erosion hidrica en zonas como el abanico aluvial del rio Camacho

y otros.
1.7.2.3.- FLORA

Entre los principales recursos forestales existentes en el area del proyecto son:

Molle Algarrobo.
Churqui. Tusca.
Pino. Taco.
Sauce. Chaiial.
Aliso.

1.7.2.4.- FAUNA

Dadas las caracteristicas de la zona, ésta es considerada de importancia puesto que existe

una gran variedad de animales silvestres. Entre ellos tenemos:

Liebre. Perdiz.
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Viscacha. Zorro.
Paloma. Garza.
1.7.2.5.- AGUA

La contaminacion de las fuentes de agua en el municipio esta relacionada con factores

tales como la presencia de poblaciones y el uso agricola de suelos y aguas superficiales.

Los rios con mayor contaminacion en el departamento de Tarija pertenecen a la cuenca
del rio Pilcomayo. La contaminacién de estos rios proviene de numerosas plantas de
concentracion de minerales (ingenios) que operan en la parte alta de dicha cuenca,

correspondiente al departamento de Potosi.

Sin embargo, el rio Camacho en estos ultimos tiempos se nota la contaminacion de sus
aguas, especialmente por el desconocimiento de los pobladores en el uso 6ptimo del agua
como la contaminacién por motivos de turismo y costumbres como la fiesta de Chaguaya,

donde es contaminado en gran medida.

Las consecuencias de la contaminacion de aguas repercuten directamente en la salud e
indirectamente en las alternativas de empleo y la generacion de ingresos. En las areas
afectadas, conllevan a la disminucion de la actividad agropecuaria, por falta de agua de

buena calidad.
1.7.2.6.- AIRE

En general, la calidad del aire del departamento es buena, aungue existen algunas formas

de contaminacion.

Durante los meses de agosto a octubre los campesinos practican los chaqueos como la
forma mas simple y barata de habilitacion de tierras para la agricultura de subsistencia y

queman los pastos para estimular la regeneracion del aire por la emision de humo.

En estos ultimos afios, con la introduccién de empresas petroleras en el municipio se
considera que la emision de gases contaminantes y polvo por el trafico vehicular se hace

relevante.
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1.8.- ASPECTOS SOCIO CULTURALES

1.8.1.- POBLACION BENEFICIADA

El Proyecto “Disefio de Ingenieria Puente vehicular Colon — San José de Charaja”,

beneficiara a dos cantones: Chocloca y Juntas del Rosario, con un total de 1550

habitantes, de los cuales 558 habitantes corresponde al cantén de Chocloca, reunidos en 5

comunidades y 992 al canton de Juntas, reunidos en 6 comunidades. De acuerdo a datos

obtenidos en el Censo Nacional de Poblacion y Vivienda 2001, se tiene un promedio de 5

miembros por familia, agrupandose en estas once comunidades en 310 familias.

CUADRO 1.1: DISTRIBUCION DE LA POBLACION POR CANTON Y
COMUNIDAD BENEFICIADA

Canton/Comunidad Total

1. Canton Chocloca 558
Chocloca 302
Huayriguana 75
Barrientos 131
Almendros 35
Huayco 15

2. Canton Juntas 992
Juntas 239
Puesto Armaos 100
San José de Charaja 359
Rumicancha 181
Charaja 98
Cabildito 15

Total Poblacion 1.550

Fuente: Gobierno Departamental Seccion Uriondo Provincia Avilés del Departamento

de Tarija.
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Las comunidades beneficiadas directamente con el proyecto son: Rumicancha, San José
de Charaja, Huayriguana, Barrientos, Almendros y por la interconexién Chocloca. En el
cuadro siguiente se muestra la poblacion de cada comunidad beneficiaria por sexo.

CUADRO 1.2: POBLACION POR SEXO Y POR COMUNIDAD BENEFICIARIA

Comunidad Hombres Mujeres Poblacion Total
Chocloca 152 150 302
San José de Charaja 189 170 359
Rumicancha 92 89 181
Huayriguana 39 36 75
Barrientos 91 89 180
Almendros 48 47 95
Totales 611 581 1.192

Fuente: Gobierno Departamental Seccion Uriondo Provincia Avilés del Departamento

de Tarija.

El cuadro anterior muestra que el total de beneficiarios con el proyecto alcanza a 1.192
habitantes de los cuales 611 son de sexo masculino y 581 de sexo femenino.

Considerando el namero de miembros por familia se estima unas 238 familias.
1.8.2.- ESTABILIDAD POBLACIONAL

De acuerdo al diagnostico Municipal de Uriondo, el 86.33% de la poblacion vive en
forma dispersa, con una distribucién también dispersa de sus viviendas, aspecto que

dificulta la provision de servicios basicos.

La migracion junto con las tasas de natalidad y mortalidad son las variables que

determinan el crecimiento y la estructura de la poblacion.

La emigracién es un fenémeno que se produce a nivel nacional y la provincia José Maria
Avilés, no escapa a esta realidad. Los elevados niveles de pobreza, el limitado acceso a
ingresos econdémicos y la estacionalidad de la ocupacion de la mano de obra en la
actividad agropecuaria, origina flujos migratorios del area rural por cuanto se puede

considerar a la Provincia como eminentemente expulsora de la poblacion.
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Los comunarios de la Primera Seccion de la Provincia Avilés por factores arriba
mencionados, estan obligados a buscar fuentes alternativas y/o complementarias de
ingreso emigrando temporalmente entre los meses de mayo a noviembre (época de
estiaje), fundamentalmente hacia la ciudad de Tarija, al norte de la Argentina y a la zafra

de Bermejo y Santa Cruz.

La migracion temporal anual corresponde aproximadamente al 14,00% del total de la
poblacion de la Seccion, caracterizandose esta migracion por la predominancia del sexo
masculino que concentra aproximadamente al 68,00% de la migracion y los jovenes al
76,00% es decir, 68 de cada 100 personas que emigran son hombres y 75 de cada 100

emigrantes son jovenes.

Segun estos datos el sexo masculino pareceria estar mas apto y capacitado para lanzarse
al fendmeno migratorio, pues las mujeres al identificarse dentro su rol doméstico, en cuya
identidad no estan los viajes ni el tener el dinero propio, sino mé&s bien estar siempre
dependientes, no son motivadas, ni constituyen parte de esta estrategia de supervivencia
como es la migracién temporal. EI hombre que emigra tiene la oportunidad de capacitarse
mas por el solo hecho de conocer otras ciudades y otros paises, o de alimentarse mejor
con el dinero adquirido fuera de su tierra de origen, mientras la mujer rural esta en peores

condiciones de pobreza al no tener esta posibilidad.

Las principales actividades de los varones son: la agricultura desplegando la mano de
obra como jornaleros en el interior del departamento y alquilando terrenos en la

Republica Argentina, la construccion, y otros sectores.

La dindmica migratoria de las mujeres es semejante pero con alguna diferencia en los
volimenes hacia el interior del pais. Las mujeres migran también a muy temprana edad y
los principales destinos son las ciudades de Tarija, Yacuiba y Santa Cruz donde se
trasladan por motivos de trabajo y estudios; los servicios mas comunes son de empleada
doméstica y otras labores de casa como cocineras y costureras, estas actividades son

combinadas a menudo con el cursado del ciclo secundario.

Las caracteristicas de la migracion definitiva de varones y mujeres son similares respecto

a la edad, destinos y ocupaciones, con la singularidad que aquellos emigrantes que
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lograron consolidar su situacion economica y familiar, se establecen definitivamente para
solo retornar a sus localidades en forma muy esporadica, por breves periodos de tiempo y
sin lograr aportes significativos a la economia local. Algo similar pero de manera mas
acentuada sucede con los jovenes que migraron con propositos educativos y que cuando
han logrado sus objetivos no encuentran espacios para desarrollar su vida profesional, en
este sentido se instalan definitivamente en las ciudades mas populosas del departamento

de Tarija e incluso varios de ellos tienen la posibilidad de migrar al interior del pais.

La inmigracion esta representada fundamentalmente por campesinos principalmente del
valle central de Tarija, que durante la temporada agricola se trasladan a diversas
comunidades de la Provincia a realizar diversas actividades agropecuarias adquiriendo

predios en calidad de alquiler para la siembra de diversos productos agricolas.

En los dltimos afios el flujo turistico se ha incrementado notablemente con la promocion
de diversos sitios de recreacion, balnearios y las bodegas del valle central asi como el
mejoramiento de la infraestructura turistica; igualmente, la celebracion de fiestas
religiosas constituyen un importante incremento de gente en diversas épocas y por

escasos periodos de tiempo en especial al Santuario de la Virgen de Chaguaya.
1.8.3.- CARACTERISTICAS CULTURALES Y TRADICIONALES

La mayoria de la poblacion es del grupo de los habitantes chapacos, descendiente de los
espafioles y tribus Tomatas, se habla solamente el idioma Castellano, ain se mantiene la
vestimenta caracteristica del hombre y mujer “Chapaco” asi también la musica
tradicional con instrumentos tipicos como el erque, la quena, la cafia, y el violin y el baile
caracteristico es el zapateo. La mayoria de la poblacion es de religion catdlica y tienen
importantes eventos festivos, como Santiago, San Roque, La Pascua, Nuestra Sefiora de
Asuncion y otros. Esta gran riqueza cultural y practicas tradicionales, representan

condiciones para desarrollar actividades turisticas.

Dentro el area de influencia, en primera instancia se tiene el calendario historico,

religioso y producto del Municipio de Uriondo.
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CUADRO 1.3: CALENDARIO HISTORICO, RELIGIOSO Y PRODUCTIVO DEL

MUNICIPIO DE URIONDO

Fecha Evento Comunidades
2 de Febrero La Candelaria Angostura
Febrero/Marzo Carnaval Chapaco Concepcion
12 de Marzo La Vendimia Chapaca Concepcion
Marzo Feria Ganadera Juntas
Abril Feria del Tomate y del Colon
Pimentdn
Junio Feria del Vino y el Singani Calamuchita
Artesanal
25 de Julio Fiesta de Santiago Concepcion, Chocloca 'y
Juntas
6 de Julio Efemérides civica de la Concepcion
Provincia Avilés
8 de Diciembre Inmaculada Concepcion Concepcion
Feria Agropecuaria Chocloca
Feria de la Semilla de la Papa Laderas Sud

Fuente: Elaboracién en base a datos de la Unidad de Turismo de la Gobernacioén del

Departamento de Tarija.

Como se puede observar en el cuadro anterior se tienen diferentes festividades y ferias

agricolas, pecuarias y vinicolas a lo largo del afio, que bien son un potencial para llevar a

cabo una politica de turismo receptivo en la zona.

Por otro lado se tiene, concretamente en los dos cantones (Chocloca y Juntas del

Rosario), las siguientes festividades de gran importancia, tanto para la zona como para la

provincia Cercado.
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CUADRO 1.4: POTENCIALIDADES TURISTICAS DEL AREA DE

INFLUENCIA
Fecha Evento Comunidades
1 de Enero Afio Nuevo Todas las comunidades
6 de Enero Fiesta de Reyes Todas las comunidades
Febrero /Marzo Carnaval Chapaco Todas las comunidades
Marzo/Abril Pascua Florida Todas las comunidades
25 de julio Patrono Santiago Todas las comunidades
Agosto/Septiembre Fiesta de la Virgen de Todas las comunidades
Chaguaya

1 de Noviembre Todos los Santos Todas las comunidades
25 de diciembre Navidad Todas las comunidades
Febrero Feria Agropecuaria Todas las comunidades
12 de Marzo La vendimia chapaca Concepcion

Marzo Feria Ganadera Juntas

Abril Feria del Tomate Colon

Fuente: Gobierno Departamental Seccion Uriondo Provincia Avilés del Departamento

de Tarija.

El cuadro anterior nos muestra una serie de festividades tanto religiosas como de
promocion de productos agricolas y pecuarios, que se considera como gran potencial de

turismo receptivo en la zona.

Ademas se cuenta con el rio Camacho, que de por si se tiene balnearios naturales, que
bien pueden ser aprovechados por los beneficiarios para fines turisticos, especialmente

por la poblacién de la ciudad capital del departamento de Tarija.
1.9.- ASPECTO ECONOMICO PRODUCTIVOS

La propiedad de la tierra en su mayoria se debe a herencia, a la dotacion de la Reforma
Agraria, en segundo lugar estaria la propiedad por compra y finalmente por

asentamientos. En la actualidad no existe saneamiento por lo que aun existen problemas
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de propiedad, los mismos que se originan a partir de las futuras particiones y del no

registro en derechos reales de los titulos mencionados, la falta de titulos de propiedad, el

desconocimiento del régimen legal de estos y el interés econdmico para la explotacion de

recursos naturales. Segun la encuesta socioecondmica efectuada en agosto del afio 2005,

se tiene los siguientes resultados:

CUADRO 1.5: TENENCIA DE LA TIERRA POR COMUNIDAD BENEFICIADA
(EN HECTAREAS)

Comunidad Extension Total | Tierras Cultivables Extension

p/pecuaria
Chocloca 12.744,00 1.350,00 11.394,00
San José de Charaja 625,00 390,00 235,00
Rumicancha 420,00 70,00 350,00
Huayriguana 360,00 65,00 295,00
Barrientos 800,00 104,00 696,00
Almendros 560,00 85,00 475,00
Totales 15.509,00 2.064,00 13.445,00

Fuente Gobierno Departamental Seccidén Uriondo Provincia Avilés del Departamento de

Tarija.

Las comunidades beneficiarias tienen aproximadamente alrededor de 15.509,00 ha., de

los cuales 2.064,00 ha. son cultivables y la mayor parte de sus extensiones son tierras

para pastoreo, que asciende a 13.445,00 ha.

La actividad principal de las familias beneficiarias, es la agropecuaria, muy en especial la

agricola, puesto que la actividad pecuaria generalmente es de subsistencia y de apoyo a

las labores domésticas y agricolas.

Las actividades mas importantes para la produccién agricola en la zona son: preparacién

de los terrenos, siembra, labores culturales (aporques, deshierbes, control de plagas,

enfermedades, etc.), cosecha, almacenamiento y comercializacion.




Paralelamente a las actividades agropecuarias, realizan trabajos relacionados con el
desarrollo de la comunidad, para luego de pasado el periodo de cosecha, buen nimero de
la fuerza laboral, salir de la comunidad a vender la mano de obra a centros poblados

como el Valle de Concepcion y la ciudad de Tarija.

La produccion pecuaria es practicada a un nivel de baja escala, a traves del manejo
tradicional sin recibir ningin tipo de asistencia técnica; se caracteriza por tener un
sistema de pastoreo libre, tanto en praderas naturales como también en el bosque donde
consumen especies arbdreas y arbustivas (ramoneo), complementando su alimentacién
con suplementos como sal y también maiz, especialmente en el periodo de estiaje a los

animales de trabajo (bueyes y caballos) y casi diariamente a los porcinos y aves.

La mayor parte de las unidades familiares cuentan con algun tipo de ganado y de acuerdo
con la encuesta efectuada con objeto del proyecto, la relaciéon por tipo de ganado mas

importante en la economia familiar se muestra en el siguiente cuadro:

CUADRO 1.6: PRODUCCION PECUARIA POR COMUNIDAD (NUMERO

DE CABEZAS)

Comunidad Vacuno Ovino Caprino Porcinos Aves
San José de 1.440 1.440 3.240 864 1.080
Charaja
Rumicancha 1.080 2.160 2.380 288 900
Huayriguana 90 75 135 75 120
Barrientos 520 390 1.300 208 312
Almendros 82 165 275 130 180
Totales 3.212 4.230 7.330 1.565 2.592

Fuente: Gobierno Departamental Seccion Uriondo Provincia Avilés del Departamento

de Tarija.
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La produccion ganadera estd destinada a la comercializacion en la propia comunidad y
mercados locales como la ciudad de Tarija, siendo los principales centros de

comercializacion, tanto por la cercania que tienen con la region.

En el sector agricola, los productos mas cultivados son el maiz, la papa, la vid, cebolla y
tomate; generalmente son producidos a lo largo del afio agricola, dependiendo del tipo de
cultivo, en algunas comunidades realizan practicas de rotacion de cultivos y controles
fitosanitarios, que, gracias a las condiciones de suelos y climaticos, cuentan con amplio

mercado.

La tecnologia utilizada es considerada tradicional, basada fundamentalmente en una alta
utilizacion de la mano de obra familiar, herramientas manuales metalicas, arado de
madera y traccidn animal, utilizando sistemas de monocultivo como también sistemas de
cultivo asociados (maiz, cucurbitaceas). Existe mediana utilizacion de insumos externos
como semillas mejoradas, cultivos semi-mecanizados y hasta se practica en alguna

medida rotacion de cultivos.

A continuacién se refleja un cuadro de la produccion agricola estimada de las

comunidades beneficiadas:

CUADRO 1.7: PRODUCCION AGRICOLA ACTUAL (EN TONELADAS

METRICAS)
AREA TOTAL
RENDIMIENTO 3
PRODUCTO CULTIVADA PRODUCCION
(TM/Ha)

(Ha) (TM)
Maiz 425,00 1,50 637,50
Papa 300,00 8,50 2.550,00

Vid 3.300,00 3.300,00 100,00
Cebolla 134,00 10,00 1.340,00
Tomate 122,00 30,00 3.660,00

Totales 1.256.00 11.487,50

Fuente: Gobierno Departamental Seccion Uriondo Provincia Avilés del Departamento

de Tarija.
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En cuanto a la comercializacion podemos afirmar que de acuerdo a los datos registrados

en las encuestas socioecondmicas de la zona, en el siguiente cuadro se puede apreciar el

volumen de comercializacion por cada uno de los productos principales considerados en

el presente estudio:

CUADRO 1.8: VOLUMEN DE COMERCIALIZACION (TONELADAS

METRICAS)
Producto Produccion Volumen de Porcentaje
(TM) Comercializacion (%)
Maiz 637,50 255,00 40,00
Papa 2.550,00 2.040,00 80,00
Vid 3.300,00 3.300,00 100,00
Cebolla 1.340,00 1.273,00 95,00
Tomate 3.660,00 3.477,00 95,00
Totales 11.487,50 10.345,00

Fuente: Gobierno Departamental Seccién Uriondo Provincia Avilés del Departamento

de Tarija.

En el cuadro anterior podemos observar que la vid, cebolla, tomate y papa son los

productos que en mayor porcentaje destinan a la venta y el maiz es destinado mas al

consumo humano y animal.
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CAPITULO 11

MARCO LOGICO

2.1.- INTRODUCCION

Definicion de Puente: Cualquier estructura que tiene una abertura de no menos de 6100

mm. y que forma parte de una carretera o esta ubicada sobre o debajo de una carretera.
2.2.- TIPOS DE PUENTES

La variedad de tipos de puentes es muy extensa, existen varias formas en las que se les

podria clasificar, siendo entre ellas:

e Por su longitud.

e Segun el material que compone la superestructura.

e Segun la transmisidn de cargas a la infraestructura.

e Segun sus condiciones estaticas.

e Por su objeto de servicio que presta.

e Seguln ubicacion del tablero.

e Segun el angulo que forma el eje del puente con el paso de la
corriente de agua.

e SegUn su duracion.
2.2.1.- DESCRIPCION DE PUENTES CONOCIDOS EN EL MEDIO

2.2.1.1 PUENTE DE HORMIGON PRETENSADO DE VIGAS AASHTO TIPO V
SIMPLEMENTE APOYADO

Esta alternativa consta de un puente de doble via con vigas de seccion | simplemente
apoyados sobre dos estribos. Este tipo de puente al igual que el de hormigon armado es

uno de los méas usados en nuestro medio.

Ventajas:
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Segun al tipo de método constructivo que se utilice y si el entorno de trabajo es
favorable, el tiempo de ejecucion tendera a bajar debido a la prefabricacion de las
vigas.

Facilita la prefabricacion, permitiendo la maltiple ocupacién de los encofrados y
reduciendo al minimo el apuntalamiento como obra falsa o cimbra.
Econdmicamente el ahorro de hormigon esta en el orden de 20% con relacion al
hormigon armado.

El hormigon que se usa es de mayor resistencia, por ende las secciones son de
menor dimension logrando que la superestructura sea mas liviana.

Este tipo de puente es el mas apropiado para resistir cargas dindmicas, ya que
recupera su posicion original en cuanto dejan de actuar las cargas ya que es un
material muy elastico.

El pretensado ofrece un mejor control de agrietamientos, evitando de esta manera la
corrosion del acero, favoreciendo la durabilidad de la estructura.

No presenta apoyos intermedios, hidraulicamente es buena alternativa.

Desventajas:

Se requiere de mano de obra especializada.

En caso de vigas prefabricadas se requiere de equipo especial para el colocado de
las vigas en su posicién final.

Control minucioso de los materiales ya que deben alcanzar grandes resistencias.

Requiere de equipo especial para el tesado e inyeccion del mortero.

2.2.1.2 PUENTE DE HORMIGON ARMADO CON VIGAS RECTANGULARES

Consiste en una estructura constituida por vigas continuas de seccion rectangular que al

estar unidas monoliticamente con la losa trabajan como una seccién en T, segun la luz que

se requiera salvar puede o no tener pilas intermedias, como el caso de puentes de hormigén

Armado con vigas rectangulares continuas.

Ventajas:
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e La plasticidad del hormigén que permite adoptar la forma més adecuada que se
acomode a los requerimientos dimensionales, economia y estética.

e Salvan luces hasta 25 m. como maximo.

e Los gastos de mantenimiento seran casi nulos particularmente por su resistencia a
los agentes atmosfeéricos.

e Este tipo de puente es uno de los mas empleados para puentes vehiculares de
caracteristicas similares y que en la actualidad no presentan problemas

trascendentales cumpliendo una funcién normal.
Desventajas

e Para luces mayores a 25 m. es necesario de apoyos intermedios.

e Al incrementar una pila intermedia se esta quitando seccién al cauce principal por
tanto la velocidad aumenta y la socavacion también, sobretodo la socavacion
localizada que afecta a la pila.

e La superestructura tendrd un costo menor pero la subestructura aumentara debido al
apoyo intermedio o pila.

e Aumenta la posibilidad de colapso debido al aumento de la socavacion.

2213 PUENTE EN ARCO DE HORMIGON ARMADO DE TABLERO
INFERIOR.

Consta de dos estructuras en forma de arco con apoyos en los extremos de la luz en las que
se transmiten las cargas, tablero de hormigon armado de doble via sostenido a los arcos a

través de péndolos. Este tipo de puente tiene como principal atractivo la estética.
Ventajas:

e Cubre grandes longitudes.
e El puente en arco permite aprovechar mejor los materiales debido a que el arco se

comporta como un pretensado natural.
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Debido a la forma misma de la estructura, el puente en arco es una mejor opcién en
cuanto a estética se refiere.

No presenta apoyos intermedios, hidraulicamente es una buena alternativa.

Desventajas:

Su aplicacién no es muy corriente, debido a que su construccién encarece la obra,
especialmente en lo que a encofrados y apuntalamientos se refiere.

El terreno de fundacion debe tener buenas caracteristicas mecanicas ya que debe
garantizar la resistencia a reacciones verticales y fundamentalmente a las
horizontales.

La fundacion se encarece en terrenos de fundacion malos.

Debido a su procedimiento constructivo se requiere de un plazo mas amplio para su

ejecucion.

2.2.1.4 PUENTE DE ACERO

Ventajas:

Debido a las propiedades de los aceros que se utilizan, la estructura resulta mas

liviana.

Reduce el costo de las fundaciones.

Permite la prefabricacion.

Debido a sus caracteristicas reticulares, permiten salvar luces de vano mayores a

los 20 m. y menores a los 20 metros para vigas de acero de alma llena.

Desventajas:

Debera existir un estricto control de los aceros a utilizar.
Debera usarse aceros con buenas propiedades a la soldabilidad.

Este tipo de puente ya no es empleado en nuestro ambiente debido a que las
estructuras de hormigon ofrecen mejores ventajas.

Requiere de constante mantenimiento.
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Al tratarse de elementos mas esbeltos necesita mas diafragmas para evitar la

torsion.

2.2.1.5 PUENTE DE MADERA

Este tipo de puente es de caracter enteramente provisional y su utilizacion es frecuente

especialmente en caminos vecinales.

Ventajas:

Son economicos y de facil ejecucion en lo que a tablero se refiere.
No requiere de mano de obra calificada.
Corto plazo de ejecucion.

El tablero puede ser desarmado y reemplazado en cualquier momento, en algunos

casos vueltos a armar en otros sitios.

Desventajas:

La duracion de los puentes de madera son muy limitados, se estima en promedio 20
afios , llegando a aumentar para maderas como el quebracho colorado entre 40 a 50
afios y el tajibo mas de 30 afios.

Los limites de resistencia son muy variados debido a la variacion de humedad,
anillos de crecimiento, pesos especificos diferentes y varias otras propiedades que
aun siendo de la misma especie tienen variaciones.

Otra principal desventaja es que cubren tramos muy cortos por lo que para luces
grandes es necesario de pilas intermedias.

Si bien este tipo de puente posee un tablero mas econdmico la subestructura tiene
un costo muy elevado debido a la presencia de varios apoyos intermedios (pilas).
Hidraulicamente es una alternativa no recomendable, ya que la socavacion
aumentara drasticamente debido a la reduccion de la seccion del cauce, aumentando
también el riesgo de colapso.

Requiere de un constante y adecuado mantenimiento.

26



2.3.- REQUISITOS PARA EL ANALISIS DE ALTERNATIVAS
2.3.1.- REQUISITOS DE UBICACION DEL PUENTE

La eleccion de la ubicacion de los puentes se debera justificar mediante el andlisis de
alternativas, considerando aspectos economicos, técnicos, sociales y ambientales, como asi
también los costos de mantenimiento e inspeccién asociados con las estructuras y con la
importancia relativa de los aspectos antes mencionados.
Segun los riesgos involucrados, se debera cuidar de elegir ubicaciones favorables para los
puentes, es decir, ubicaciones que:

e Seajusten a las condiciones creadas por el obstaculo a cruzar.

e Faciliten un disefio, construccion, operacién, inspeccion y mantenimiento practico

y efectivo desde el punto de vista de los costos.
e Satisfagan los niveles de servicio y seguridad de trafico deseados.

e Minimicen los impactos adversos de la carretera.

Se deberian considerar posibles variaciones futuras de la alineacion o el ancho del curso de
agua, la carretera o las vias férreas cruzadas por el puente. Cuando corresponda, se deberia
considerar la futura adicion de instalaciones de transito masivo o el ensanchamiento del
puente.

2.3.2.- ASPECTOS A TOMAR EN CUENTA EN LA ELECCION DE UN PUENTE

Conocido todas las caracteristicas de las alternativas que se pudieran plantear para un
determinado sitio, se procederd a la eleccion de la mejor, la cual se realizard bajo los

siguientes aspectos:
2.3.2.1.- ASPECTO ECONOMICO

Varios son los aspectos que intervienen en la eleccion de un tipo de puente, sin embargo el
aspecto econdmico suele ser uno de los mas importantes factores para la eleccién del

mismo.

Segun la bibliografia consultada, la solucién econdémica mas factible para luces entre 25 a
45 es un Puente de Hormigon Pretensado, la superestructura es mas liviana con relacion

al de hormigoén armado llegando a reducir también el costo de fundacion de estribos y
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debido a la fuerza de pretensada que se les da a las vigas, las luces a salvar son mayores y

no se requiere de apoyos intermedios.

El Puente de Hormigdn Armado para luces mayores a 25 m. llega a encarecer mas la
subestructura debido a la necesidad de un apoyo intermedio y el peso propio de la
superestructura que encarece los estribos, también en cuestion de encofrados vy

apuntalamientos esta alternativa es mas costosa.

El Puente en Arco, llega a encarecer ain mas la estructura, ya que su procedimiento
constructivo y por su forma implica mayor costo en encofrado, mano de obra, mayor costo

en materiales y tiempo de ejecucion.

El Puente de Acero, en cuestion de fundaciones y tiempo de ejecucion es una alternativa
recomendable pero en mano de obra, materiales, metodologia constructiva y
mantenimiento no, ya que este tipo de puentes en la actualidad son reemplazados por
puentes de metodologia constructiva conocida como el hormigon. En la actualidad el acero

es mayormente utilizado en puentes ferroviarios.

El Puente de madera, posee un tablero mas econémico pero debido a que no cubre
grandes luces, se incrementan los apoyos intermedios encareciendo de esta manera la

subestructura y un mayor costo en mantenimiento.

También se puede realizar una comparacion econémica de puentes ya ejecutados mediante

el siguiente cuadro

CUADRO 2.1 PRECIOS REFERENCIALES DE PUENTES EN ($/m.)

TIPO DE PUENTE COSTO $/m
Puente de Hormigon pretensado de 30.6 m. 9915
Puente de Hormigon Armado y losa de Hormigon 11704
Puente en Arco de tablero intermedio 13361

Fuente: Estudio a Disefio Final “Construcciéon Puente sobre el Rio Mena entre San

Jacinto Sud y Tolomosa Grande”
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Tambien existe bibliografia que nos da una idea sobre la comparacién econémica de tipos

de puentes en funcion de la longitud.

GRAFICO 2.1: COSTOS DE PUENTES EN FUNCION SU LONGITUD
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Fueﬁte: Puentes de Concreto Armado de Mohamed Mehdi Hadi.
2.3.2.2.- ASPECTO TECNICO

En este aspecto se tomaran en cuenta el comportamiento Hidraulico, Método constructivo,

durabilidad, funcionalidad y seguridad de las alternativas planteadas.

El Puente de Hormigdn Pretensado para luces de 25 a 45 m., no perjudica la seccion del
cauce por ausencia de apoyos intermedios, es de menos complejidad constructiva en
relacion al puente de Hormigén Armado y el Puente en Arco debido a que las vigas pueden
ser prefabricadas, el Hormigon Pretensado en relacién a otro tipo de puentes, presenta
mayor proteccion del acero ante la adversidad atmosférica debido a que reduce en lo
minimo las fisuras que se producen por las cargas evitando de esta manera la corrosion, por

ende mayor durabilidad del puente.

El puente de Hormigdn pretensado al igual que las deméas puentes garantizan su
funcionalidad permitiendo el paso del fluido vehicular durante cualquier época del afio, asi
también es segura ya que el principio basico del disefio de los puentes es la seguridad y
estabilidad.
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2.3.2.3.- TIEMPO DE EJECUCION

Otro parametro que no deja de ser importante es el tiempo de ejecucidn ya que afecta
directamente la economia y en algunos casos para no sufrir dafios por la llegada de los rios
0 quebradas, en los andamios u obras falsas cuando se procede a una fabricacion in situ.
Los puentes que mejor se ajustan a este aspecto son: Puente de Hormigon Pretensado,
Puente de Acero y Puente de Madera. Ya que estas tres alternativas favorecen a la

prefabricacion y procedimientos constructivos no muy complejos.

A continuacion se presenta unos valores proximos de tiempos estimados de ejecucion para

los distintos puentes:

CUADRO 2.2: TIEMPOS DE EJECUCION REFERENCIALES

TIPO DE PUENTE TIEMPO DE
EJEC.
(Dias Calendario)
Puente de Hormigon pretensado de 30.6 m 150
Puente de Hormigén Armado y losa de Hormigon 210
Puente en Arco de tablero intermedio 250

Fuente: Estudio a Diserio Final “Construccion Puente sobre el Rio Mena entre San

Jacinto Sud y Tolomosa Grande”
2.3.2.4.- ASPECTO ESTETICO

Los Puentes en Arco son los que mejor se ajustan a este parametro ya que la forma misma
de la estructura provoca un impacto estético en todo su entorno. Este tipo de parametro es
tomado en cuenta en puentes que se encuentran en las grandes ciudades donde se busca dar

una imagen de arte estructural.
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2.3.3. ESTRIBOS
2.3.3.1. DEFINICION

Es el elemento estructural que constituye los apoyos externos de la superestructura, la
funcidn estructural especifica es la de soportar las cargas y solicitaciones provenientes de
la misma, recibirla de manera de reacciones en los apoyos y a través de ella transmitirla de

manera directa al suelo o terreno de fundacion.
2.3.3.2. TIPOS DE ESTRIBOS

2.3.3.2.1 CLASIFICACION DE ACUERDO A LAS CARACTERISTICAS DEL
MURO DE LEVANTAMIENTO

2.3.3.2.1.1 ESTRIBO CERRADO

Son aquellos estribos que cumplen funcién de muro de contencion para el material de
relleno recargado sobre las paredes posteriores a objeto de lograr el nivel de la rasante y

calidad de transicion para el trafico.
2.3.3.2.1.2 ESTRIBO ABIERTO

Son aquellos estribos cuya elevacién estd constituida por columnas circulares o
rectangulares dejando aberturas ya que no cumple funcién de muro de contencion, en

algunos casos estas aberturas son tapadas con gaviones.
2.3.3.2.2 CLASIFICACION SEGUN EL MATERIAL
Las més conocidas en nuestro medio son:
Estribo de Hormigén Armado.
Estribo de Hormigén ciclopeo.

Estribo de gaviones.
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2.3.3.2.3 CLASIFICACION SEGUN EL ALA
2.3.3.2.3.1 ESTRIBO DE ALAS RECTAS

Son los estribos cuyas aletas no es mas que la prolongacion recta del muro frontal cuyo

objetivo es evitar la caida del terraplén para no obstruir la corriente del agua.
2.3.3.2.3.2 ESTRIBO DE ALAS OBLICUAS

Es una prolongacién del muro central pero girado respecto a el en un angulo de giro segun
recomendaciones de 30° a 45°. Debido a la forma de las aletas que sirven de contrafuertes,

la estructura es mas resistente de lo que seria un muro de contencion.

2.3.3.2.3.3 ESTRIBO EN FORMA DE U

Tienen las Aletas perpendiculares al muro central y sirven como eficaces contrafuertes.
2.3.3.3. PARTES DE UN ESTRIBO

Teniendo en cuenta las diferentes acciones actuantes sobre el estribo, se pueden mencionar

las siguientes partes.
2.3.3.3.1. CORONAMIENTO

Es la parte superior de los estribos que tiene como principal funcién recibir las cargas de la
superestructura por tal motivo se debe proveer una viga de hormigdn armado encargada de
distribuir uniformemente los esfuerzos, también consta de un murete de guarda cuya

funcidn es de evitar el contacto directo del terraplén con el tablero.
2.3.3.3.2. ELEVACION

Es la parte central del estribo de gran capacidad e importancia, su funcion principal es la de
soportar y transferir las cargas provenientes del coronamiento hacia la fundacion, también
cumple funcién de muro de contencién protegiendo al material de relleno. También es

conocido como Alma, Pantalla, Cuerpo o Véstago.
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2.3.3.3.3. FUNDACION

Es la parte baja del estribo cuya funcion es la de recibir todas las cargas provenientes del
puente y transferirlas uniformemente de manera directa al suelo, esta parte estructural debe

ser disefiado de acuerdo a las caracteristicas portantes del suelo.

GRAFICO 2.2: PARTES DE UN ESTRIBO

MURETE DE GUARDA o
PANTALLA SUPERIOR
CALZADA /
_—
MNH=H=r =
RELLENO SUPERESTRUCTURA
COROMAMIENTO
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(—
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—_—
"
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CUERPO, PANTALLA, il ELEVACION
ALMA D VASTAGO =
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Lo i v e -
FUNDACION
a » 2 n e N ® 4
- . T -
e _' * SUELO DEFUNDACION -+ - °

Fuente: Estribos de Puentes Estudio comparativo Técnico Econdémico de Alberto

Avendario Ruiz.
2.3.3.4. DESCRIPCION DE ESTRIBOS CONOCIDOS EN EL MEDIO
2.3.3.4.1. ESTRIBO CERRADO DE HORMIGON ARMADO
VENTAJAS
e Debido a la utilizacion de acero para su construccion, son estructuras resistentes a

fuerzas de flexion.
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e Son altamente impermeables favoreciendo de esta manera a su duracion.

e Su costo de mantenimiento es bajo, casi nulo en nuestro medio.
DESVENTAJAS

e Al tratarse de una estructura rigida, su costo se hace elevado en terrenos de
fundacién malos.

e Se debe realizar un curado adecuado.

e Enalgunos casos se debe hacer uso de aditivos.

e Se requiere de personal calificado sobre todo para su proceso constructivo un

correcto control de calidad.

2.3.3.4.2. ESTRIBO CERRADO DE HORMIGON CICLOPEO
VENTAJAS

e Su costo de mantenimiento es bajo, casi nulo en nuestro medio.
e Son altamente impermeables favoreciendo de esta manera a su duracion.
e Son de menor costo en estribos cortos.

e Son estructuras muy resistentes a las fuerzas de traccion.
DESVENTAJAS

e Debido a su rigidez son estructuras no resistentes a las fuerzas de flexion.

e Se tiene dificultades en el proceso de rehabilitacion.

e Se requiere de personal calificado sobre todo para su proceso constructivo un
correcto control de calidad.

e Se debe realizar un curado adecuado.

e En algunos casos se debe hacer uso de aditivos.
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GRAFICO 2.3: ESTRIBO DE HORMIGON ARMADO Y DE HORMIGON
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Fuente: Estribos de Puentes Estudio comparativo Técnico Econdmico de Alberto

Avendano Ruiz.
2.3.3.5 ASPECTOS A TOMAR EN CUENTA EN LA ELECCION DE ESTRIBOS

Para la eleccion del tipo de estribo que ofrezca mayores ventajas al estudio y que mejor se
acomode a las caracteristicas del sitio, se recurrio6 como bibliografia al (ESTUDIO:
Estribos de Puentes Comparacion Técnica y Econdémica, de Alberto Avendafio Ruiz)
donde se hace un analisis comparativo de Estribos de puentes de distintas alturas,
longitudes, tableros y tipos de suelos de fundacion. De dicho estudio se puede resaltar lo

siguiente:
2.3.3.5.1. ASPECTO TECNICO

Para una misma altura de estribo, mismas cargas, misma longitud de puente pero diferentes
tipos de resistencia de fundacion, existe un incremento con una variacion en porcentaje

entre 8 y 15 % en estribos de Hormigon Armado y cicldpeo.

No es recomendable el estribo de Hormigdén Ciclopeo si el suelo de fundacion es

deformable.
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Para ambos tipos de puentes, si el suelo de fundacién es muy mala menores a 1 Kg/cm?., es

recomendable hacer tratamiento caso contrario cambiar el sitio del puente.
Ambos tipos de estribos funcionan bien si el suelo de fundacidn es muy resistente.
2.3.3.5.2. ASPECTO ECONOMICO

La siguiente tabla muestra la relacion altura de Estribos vs costos para los dos tipos de
alternativas planteadas, correspondientes a un terreno de fundacién bueno Kg/cm?,

coeficiente de friccion de 0.60, tablero losa - vigas y una longitud de 15 m.

CUADRO 2.3: PRECIOS REFERENCIALES DE ESTRIBOS SEGUN LA ALTURA

ALTURA DE ESTRIBO COSTO ($US/m.)
ESTRIBO DE H°A® ESTRIBO DE H°C®
3 380.2 281.91
4 541.67 492.31
5 124,77 727.19
6 969.51 1018.06
7 1287.71 1352.92
8 1701.37 1759.37

Fuente: Estribos de Puentes Estudio comparativo Técnico Econdémico de Alberto

Avendano Ruiz.

Los estribos de Hormigon Ciclopeo resultan ser mas econdémicos que los estribos de
Hormigon Armado para alturas menores a los 5.50 m. Pero a medida que aumenta la altura

esta alternativa se encarece.

Para alturas superiores a los 5.5 m., los Estribos de Hormigdén Armado son los mas

recomendables frente al estribo de Hormigon Ciclopeo.
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2.4. ESTUDIOS DE LA INGENIERIA BASICA

2.4.1. ESTUDIO DE TRAFICO

24.1.1. OBJETIVOS

Determinar las caracteristicas de la Infraestructura vial y la Superestructura del Puente.
2.4.1.2 METODOLOGIA

Consiste en el conteo de vehiculos en lugares ubicadas estratégicamente, cuyo fin es el de
detallar la cantidad y tipos de vehiculos que fluyen por el lugar para tener una idea de los

requerimientos o necesidades que debera ofrecer la estructura.

2.4.2. ESTUDIO TOPOGRAFICO

24.2.1. OBJETIVOS

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

Proporcionar informacién base para los estudios Hidroldgico, Hidraulico, socavacion,

geoldgico etc.

Posibilitar la ubicacion precisa y las dimensiones de los elementos estructurales.
Establecer puntos de referencia durante para el replanteo durante la construccion.
2.4.2.2. METODOLOGIA

Se realiz6 un levantamiento topografico de toda el &rea, como minimo 100 m. aguas arriba

y abajo de la quebrada.

Se levantd puntos de referencia, como también el eje del camino.
2.4.3. ESTUDIO HIDROLOGICO

2.4.3.1. OBJETIVOS

Estimacidén de lluvias Maximas.
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Estimacién del Tiempo de Concentracion.
Estimacion de Intensidades Maximas.
Estimacion del Caudal Maximo de Disefio
2.4.3.2. METODOLOGIA

Se recabo informacion pluviométrica de las oficinas del SENAMHI de las estaciones

circundantes al area del proyecto, las cuales se encuentran en anexos.

También se usé las Cartas Geogréaficas del IGM (Instituto Geografico Militar) para poder

conocer las caracteristicas geogréaficas de la cuenca.
2.4.3.2.1. INTENSIDADES DE PRECIPITACIONES MAXIMAS HORARIAS

De los datos se extrajeron las precipitaciones maximas anuales registradas en 24 horas, se
las ordend en afio hidrologico y selecciond los mayores. (Los datos completos estan en

anexos).

Se utilizaron las estaciones Juntas, San Nicolds, Calamuchita y Colon Sud. De cada

estacion se calcula:

e Lamedia “x”.
e Desviacion Tipica “S”.
e JlaModa“E”.

e la caracteristica “K”.

La moda “E” y la caracteristica “K”, se la calcula mediante la expresiones:

S
0.557*E

E = x-045*S K=

La moda y la caracteristica ponderada se las calcula mediante:

Y EixNi Y Kix* Ni
Ep=——F%—— ; Kp=—fp——
M Ni Y Ni

Donde Ni es el namero de datos correspondiente a cada estacion.
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2.4.3.2.2. PRECIPITACIONES MAXIMAS HORARIAS
Las lluvias maximas deben ser de corta duracion o sea deben ser menores a las 24 horas.
Para lo cual acudimos a la Ley de Gumbel modificada que es definido por la siguiente
expresion.
N
he = Ep * (E) * [1 + K, * log(T)]

Donde:
htT = Altura de lluvia maxima Horaria.(mm).
Ep = Moda ponderada.
Kp = Caracteristica ponderada.
t = Es el tiempo de duracion de la lluvia.
B = Es un coeficiente que en nuestro medio se adopta generalmente 0.2
a = Equivalente de lluvia diaria, depende de la magnitud de la cuenca.

(Area de la cuenca Km2) Ac > 20 Km? entonces o = 12

(Area de la cuenca Km2) Ac < 20 Km? entonces o = 2
En nuestro caso el rea de la cuenca es mayor a 20 Km? por tanto se adopta: a = 12
2.4.3.2.3. PERIODO DE RETORNO

Se define como Periodo de Retorno (T), al intérvalo promedio de tiempo durante el cual un

evento de cierta magnitud pueda ocurrir pueda ser igualado o superado al menos una vez

en el tiempo.
CUADRO 2.4: PERIODOS DE RETORNO (afios).
TIPO DE ESTRUCTURA PERIODO DE RETORNO (afios)
Puentes Grandes 100
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Puentes Pequefios 50

Alcantarillados 20

Fuente: V Yevjevich y J.D. Salas.

Para el presente estudio se opta por un periodo de retorno de T= 100 afios ya que este

valor es el que habitualmente es utilizado en nuestro medio.
2.4.3.2.4. INTENSIDADES MAXIMAS

Las intensidades maximas para la construccion de la curva IDF (Intensidad Duracion y
Frecuencia) para diferentes Periodos de Retorno se las obtiene mediante la siguiente

expresion.

_ htTmax
t

Imax

Donde: Imax: Intensidad maxima (mm/h).

htTmax: Precipitacion maxima horaria (mm).

t = Duracion de la lluvia (hr).

2.4.3.2.5. ESTIMACION DEL TIEMPO DE CONCENTRACION

DEFINICION: Se entiende por tiempo de concentracion, al tiempo que emplea en
recorrer una gota de agua que partiendo del punto mas alto de la cuenca llega hasta la
desembocadura o punto de aforo (esto depende de las propiedades de la cuenca como:

pendiente, area, longitud del rio principal desnivel, etc.).
Para su célculo existen una serie de férmulas de las cuales citamos algunas:

FORMULA DE CHEREQUE.- Este método es uno de los més utilizados en el medio por
ofrecer valores mas razonables, incluye para su célculo factores de la cuenca de estudio

como la longitud del rio principal y su desnivel.

<0.871 * L3>0'385
Te=[———
H
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Donde:

Tc: Tiempo de concentracion (hr).
L: Longitud del rio principal (Km).
H: Desnivel del rio principal (m).

FORMULA DE CALIFORNIA.- Método empirico que para su céalculo incluye datos de la

cuenca como longitud del rio principal y pendiente del rio principal.

L 0.77
Tc=0.066*|—
&

Donde:

Tc: Tiempo de concentracion (hr).
L: Longitud del rio principal (Km).
J: Pendiente media del rio principal.

FORMULA DE TELLEZ.- Método empirico que para su calculo incluye datos de la

cuenca como longitud del rio principal y pendiente del rio principal.

I 0.76
Tc = 0.3 % (SOT)

Donde:

Tc: Tiempo de concentracion (hr).
L: Longitud del rio principal (Km).
S: Pendiente media del rio principal.

FORMULA DE GIANDOTI.- Método empirico que para su calculo incluye datos de la
cuenca como longitud del rio principal, pendiente del rio principal y area de la cuenca.
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_ (4xVA)+15+L
B 253 %S+ L

Tc

Donde:

Tc: Tiempo de concentracion (hr).
L: Longitud del rio principal (Km).
S: Pendiente media del rio principal.
A: Area de la cuenca en (Km2).

FORMULA DE VENTURA Y HERAS.- Método empirico que para su calculo incluye
datos de la cuenca como pendiente del rio principal y area de la cuenca.

Tc =0.05 A
c=0.05* |—
J

Donde:

Tc: Tiempo de concentracion (hr).
J: Pendiente media del rio principal.
A: Area de la cuenca en (Km?).

FORMULA DE KIRPICH (1940).- Método empirico que para su calculo incluye datos de
la cuenca como longitud del rio principal y area de la cuenca.

0.8

L
Tc = 0.00025 * (—)
VS

Donde:

Tc: Tiempo de concentracion (hr).
L: Longitud del rio principal (Km).
S: Pendiente media del rio principal.
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2.4.3.2.6. ESTIMACION DE CAUDAL MAXIMO
2.4.3.2.6.1 METODO RACIONAL

El método de la formula racional permite hacer estimaciones de los caudales maximos de

escorrentia usando las intensidades maximas de precipitacion.

_ CxIxA
3.6
Donde: | = Intensidad maxima en mm/hr.
A = Area de la Cuenca en Km?.
C = Coeficiente de escorrentia. Para este estudio se opta por un coeficiente de 0.4

correspondiente a cultivos entre generales y de pastos para una topografia ondulada segin
la tabla 4.1 del libro de CHEREQUE.

CUADRO 2.5: COEFICIENTES DE ESCORRENTIA

VALORESDE C

NATURALEZA
DE LA TOPOGRAFIA
SUPERFICIE ONDULADA INCLINADA
SDE5-10% SDE 10-30%
Cultivos Generales 0.60 0.72
Cultivos de Pastos 0.36 0.42
Cultivos de Bosques 0.18 0.21
Areas desnudas 0.80 0.90

Fuente: Tabla 4.1 de libro CHEREQUE.
2.4.3.2.6.2 METODO DEL HIDROGRAMA UNITARIO

Se define como el Hidrograma de escorrentia directa resultante de 1 cm. de lluvia neta que
cae en un determinado tiempo generado sobre toda el area de la cuenca y una tasa también

uniforme. Para su elaboracién se utilizan las siguientes formulas.

43




2.08xAxh

D
Qp = Tp=—=+T, T, = 0.6 *Tc

Donde:
Qp = Caudal pico (m%s).
A= Area de la cuenca en Km?

H = Altura de lluvia neta = 17 =2.54 cm.

Tiempo al pico Tp. Tp = g + T,

D = Duracion de la lluvia.

Tiempo de retardo TL. T, =06xTc

Tc = Tiempo de Concentracion.

Tiempo base Tb. Tb=Tp+axTp

2.4.4. ANALISIS HIDRAULICO

2.4.4.1. OBJETIVOS

Entre los principales objetivos de este estudio son:

Determinar el nivel de aguas maximas (Ymax) para un caudal maximo de disefio.

Determinacion delas caracteristicas Hidraulicas del flujo como ser velocidad media, el
ancho superficial, &rea inundada, etc.

Comportamiento Hidraulico en el tramo que comprende el cruce.
2.4.4.2. METODOLOGIA
BASES PARA EL ANALISIS

El estudio Hidraulico se realiza en funcion a la férmula de MANNING el cual es de uso

popular en nuestro medio:
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Donde:

Q = Caudal maximo de Disefio (m*/s).

A = Area Hidraulica (m?).

R

Radio Hidraulico (m), (A/P).

P = Perimetro mojado (m).

S = Pendiente media del cauce.

n = Coeficiente de rugosidad de Manning.

El coeficiente de rugosidad de Manning “n” se obtiene de las tablas que estan en funcién
del tipo de Vegetacion y condicion del cauce, adopto como valor n = 0.035 valor extraido
de la Tabla 7.7 (Coeficientes de Rugosidad de Manning para cauces naturales) del libro de
CHEREQUE.

Este método consiste en un tanteo aproximado de los tirantes de crecidas, obteniendo
caudales de crecidas para distintas cotas en la seccion de cruce del puente. A partir de estos

tanteos y relacion Cota — Caudal se obtienen las Curvas de Descarga.

Se realizara este método bajo dos circunstancias: Sin Puente y Con Puente.
2.4.5. ESTIMACION DE LA SOCAVACION

24.5.1. OBJETIVOS

Estimar la magnitud de la erosion que el flujo de agua pueda provocar en el terreno de

cimentacion.
2.45.2. METODOLOGIA

Hay mucha incertidumbre en el uso de las ecuaciones y sobre el cual representa mejor las

condiciones reales de rio y del puente. Esto hace dificil establecer una sola ecuacién que
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sea lo suficientemente precisa y segura para estimar la profundidades de socavacion debido
al alto grado de incertidumbre existente y las muchas variables involucradas en el

problema.

La socavacion es en resumen, la combinacion de varios factores, unos a largo plazo y otros
transitorios durante las crecientes. Aunque la mayoria de los fallos de puentes ocurren

durante las crecientes, no se pueden desestimar los otros.
Entre los métodos mas usados en nuestro medio para estimar la socavacion se tienen:
2.4.5.2.1. METODO DE LACEY

Se utilizan las siguientes expresiones:

qz 3 Qmax
Dg = 1.35 = 7 i Dsqg =Ksqa*Ds 5 dsq =Dsqg — Yimax ; q= T

Donde:
Qmax = Caudal maximo de Disefio (m%/s).
Ds = Profundidad de Socavacion medido desde nivel NAME hasta el lecho socavado.

Dsa = Profundidad de Socavacién ajustada medida desde la superficie del agua de la

méaxima crecida.

Ymax = Tirante maximo m.

T = Ancho Efectivo m.

Ksa = Factor de ajuste de socavacion, en funcion del tipo de tramo del rio.

CUADRO 2.6: FACTORES DE AJUSTE DE SOCAVACION

Descripcion Ksa

Tramo recto / curvas moderadas 15

Angulos rectos / curvas

pronunciadas 2
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Aguas arriba de las pilas 2

Aguas arriba de deflectores 2.5

Fuente: Apuntes de clase, libro Chereque.

Se adopt6 un Factor de ajuste de Ksa = 1.5 correspondiente a tramos rectos y curvas

moderadas.

f = factor de Lacey de una muestra representativa del material del lecho, se la obtiene:

1\5
S* Q6

J=1.76xDso » J=\Go003]| °

o por Tablas

dsa = Profundidad de socavacion por debajo del lecho del rio (m)
2.4.5.2.2. METODO DE CAMBFORT-LARRAS
Se utilizan las siguientes expresiones:

0.73 0.66
o (0.73 = q)

4017 ) ds = H —Ymax ; ds = H—Ymax
m
Donde:

H = Profundidad de socavacion por debajo de la superficie de agua de la méxima crecida

(m).

ds = Profundidad de socavacion por debajo del lecho del rio, en metros.
2.4.5. ESTUDIO DE SUELOQOS

2.4.5.1. OBJETIVOS

Realizar un estudio sobre las caracteristicas geotécnicas, es decir, realizar la identificacion
y las propiedades fisicas y mecanicas de los suelos para el disefio de las cimentaciones

estables.
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2.4.5.2. METODOLOGIA
Este estudio geotécnico consistira en:
Ensayos de Campo: Ensayo Normal de Penetracion SPT.
Ensayos de Laboratorio: Clasificacion del Suelo.
2.4.5.2.1. ENSAYO NORMAL DE PENETRACION SPT

Es una prueba In Situ a cielo abierto que se realiza en el fondo de una perforacion, consiste
en determinar el nimero de golpes de un martillo de caracteristicas establecidas necesarias
para hincar en el suelo inalterado una punta de cono diamantado hasta una profundidad de
30 cm.

2.45.2.1.1. PROCEDIMIENTO DEL ENSAYO
ENSAYO DE CAMPO
Se realizd una perforacién manual de los posibles puntos donde se fundaran los cimientos.

Una vez instalado el tripode alrededor de la excavacion, se baja el equipo de golpeo hasta

el punto de ensayo de manera que la punta quede vertical.

Se procede a efectuar los golpes hasta que la punta penetre los primeros 15 cm, de ahi se
proceden a contar el nimero de golpes hasta que la punta penetre otros 30 cm. El total de
penetracion es de 45 cm. pero solamente se cuentan los golpes de los ultimos 30 cm.

Culminada la penetracion, se procede a retirar la punta del SPT y a sacar una muestra de

ese mismo punto de ensayo para su posterior clasificacion.
ENSAYOS DE LABORATORIO
2.45.2.2. CLASIFICACION DEL SUELO

Varios son los sistemas que se dedican a clasificar el tipo de material del suelo, algunos

por su versatilidad y facil interpretacion generalizaron su utilizacion. Saber el tipo de suelo
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que se tiene en una fundacion es de gran importancia ya que mediante su reconocimiento

se puede estimar las caracteristicas mecanicas del mismo.

Los sistemas utilizados para esta clasificacion son los propuestos por la AASHTO y
SUCS, que se basa en el uso de tablas y para tal efecto es necesario de otros ensayos de
laboratorio como Granulometria, Limites de Altergber

Los métodos empleados para tal procedimiento son los propuestos por la AASHTO y
SUCS que consisten en el uso de tablas que requieren dependiendo del tipo de suelo,
datos como la granulometria y limites de Altergber.

2.4.5.2.3. GRANULOMETRIA

Consiste en obtener la distribucion porcentual de los tamafios de particulas que conforma
el suelo en estudio. Esto se realiza con la ayuda de un juego de mallas, que tienen un
tamafo graduado establecido por las normas ASTM y AASHTO, en donde se obtienen los

pesos retenidos para luego realizar posteriores calculos y la curva Granulométrica.

La disposicion de tamices para la parte gruesa sera: 2,1 57, 17, 3/4”, 3/8”,N°4 y N°10.
Para la parte fina: N° 4 y N° 200.

2.45.2.4. LIMITE LIQUIDO

Es el limite de porcentaje de agua que admite un suelo para empezar a comportarse
como un liquido. Para determinar este limite se usa el aparato denominado copa de
Casagrande, gue consiste en un recipiente donde se coloca una muestra de suelo con
determinada humedad el cual es sometido a golpes mediante un mecanismo de caidas
para cerrar una abertura que previamente se realiza en la muestra de suelo. EIl limite
liquido sera el contenido de humedad en el cual la abertura se cierra a los 25 golpes.
2.45.25. LIMITE PLASTICO

Es el contenido de humedad por debajo del cual se puede considerar el suelo como
material no plastico. La formacién de los rollitos se hace usualmente sobre una hoja de
papel totalmente seca o una placa de vidrio, para acelerar la pérdida de humedad del

material. Cuando los rollitos llegan a los 3 mm, se doblan y presionan, formando una
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pastilla que vuelve a rolarse, hasta que en los 3 mm., justo ocurra el desmoronamiento
y agrietamiento en tal momento se determinara rapidamente su contenido de agua, que
es el limite plastico.

2.5. METODOLOGIA DE DISENO

2.5.1 NORMA UTILIZADA

2.5.1.1 ESPECIFICACIONES AASHTO PARA EL DISENO DE PUENTES POR EL
METODO LRFD (DISENO POR FACTORES DE CARGA Y RESISTENCIA)

2.5.1.1.1 FILOSOFIA DE DISENO

El método de disefio LRFD (disefio por factores de carga y resistencia) se basa en el uso de
factores de carga y resistencia obtenidos a partir de procedimientos estadisticos basados en
la confiabilidad estructural.

El reglamento LRFD especifica que los puentes deben estar disefiados para estados limites
especificos para alcanzar los objetivos de constructibilidad, seguridad y funcionalidad.

Cada elemento de la estructura debe satisfacer la siguiente expresion:

Zni*Yi*QiSq)*Rn:Rr
Donde:
n; =Factor de modificacion de las cargas relacionado con la ductilidad, redundancia e
importancia operativa.
y; = Factor de carga (multiplicador de base estadistica que se aplica a las solicitaciones)
Q; = Solicitacion
¢ = Factor de resistencia que se aplica a la resistencia nominal
R,, = Resistencia nominal
R, = Resistencia de disefio o resistencia minorada
2.5.1.1.2 FACTORES DE CARGA Y REDUCCION DE RESISTENCIA

Estos factores se los ilustran mediante las siguientes cuadros:
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CUADRO 2.7: FACTORES DE CARGA PARA CARGAS PERMANENTES y,,

Tipo de carga Factor de carga
Maximo Minimo

DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90
DD: Friccion negativa 1,80 0,45
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para servicios ptblicos 1,50 0,65
EH: Empuje horizontal del suelo

* Activo 1,50 0,90
* En reposo 1,35 0,90
EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1,00

EV: Empuje vertical del suelo

* Estabilidad global 1,00 N/A
* Muros de sostenimiento y estribos 1,35 1,00
* Estructura rigida enterrada 1,30 0,90
* Marcos rigidos 1,35 0,90
* Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 1,95 0,90

metélicas rectangulares

* Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles 1,50 0,90
ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0,75

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.4.1-2]

Los factores de resistencia ¢ que se deben aplicar a las resistencias nominales en
construcciones convencionales se muestran a continuacion [5.5.4.2 AASHTO LRFD2004]:
Para flexién y traccién del hormigén armado---------------- 0,90
Para flexidn y traccién del hormigon pretensado------------- 1,00

Para corte y torsion:

Hormigon de densidad normal--------------=-=----=-m-menem-- 0,90
Hormigdn de baja densidad--------------=-==-==nmmmmmmmmmeem- 0,70
Para compresion axial con espirales o zunchos-------------- 0,75
Para compresion en modelos de bielas y tirantes------------- 0,70

Para compresion en zonas de anclaje:

Hormigon de densidad normal----------=---=-=-=-=---memmeeo-- 0,80
Hormigdn de baja densidad----------=-==-=-===mmmmmmmmmmmaen 0,65
Para traccion en el acero en las zonas de anclaje------------ 1,00
Para resistencia durante el hincado de pilotes --------------- 1,00
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2.5.1.1.3 COMBINACIONES DE CARGA

CUADRO 2.8: COMBINACIONES Y FACTORES DE CARGA

DC Usar s6lo uno por vez

DD | LL
Combinacién de Cargas | DW | IM

EH | CE

EV | BR TU

ES | PL CR

Estado Limite EL [ LS |WA|WS|WL| IR SH TG |SE|EQ | IC | CT | CV

RESISTENCIA I (a menos vp | 1L75|100( - | - [1,00(050/1,20( yrg |Vse| - | - | - -
que se especifique lo contrario)
RESISTENCIA II vp | 135|100 - | - [1,001050/1,20| vic |vse| - | - | - -
RESISTENCIA III Yp - |1,00{1,40( - |1,00(0,50/1,20{ vic |Vse| - | - | - -
RESISTENCIA 1V - vp-L5| - |L00f - | - [1,00{050/1,20| - -0 - - - -
(S6lo EH, EV,ES,DW,DC)
RESISTENCIA V vp [1,35(1,00{0,40(1,00{1,00{0,50/1,20| Vi |Vse| - | - | - -
EVENTO EXTREMO 1 Vo | veq [LO0f - | - |1,00 - - - (1000 - | - -
EVENTO EXTREMO II Yp 050(1,00{ - | - |1,00 - - - | - |1,00{1,00|1,00
SERVICIO I 1,00 | 1,00 {1,00{0,30(|1,00{1,00|1,00/1,20| vig |Vse| - | - | - -
SERVICIO II 1,00 {1,30 (1,001 - | - [1,00{1,00/1,20| - -0 - - - -
SERVICIO III 1,00 {0,80(1,00f - | - [1,00(1,00/1,20| V¢ |Vs&| - | - | - -
SERVICIO IV 1,00 | - |1,00{0,70| - {1,00|1,00/1,20] - | 1| - | - | - -
FATIGA - SoloLL,IMyCE | - |075| - | - | - | - - A

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.4.1-1]

2.5.1.1.4 FACTOR DE MODIFICACION DE LAS CARGAS

Para cargas para las cuales un valor maximo de y; es apropiado:

ni =Mp *nNg *n; = 0,95

Para cargas para las cuales un valor minimo de y; es apropiado:

n; =

Np *Ng *1;

1
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CUADRO 2.9: FACTOR DE MODIFICACION DE LAS CARGAS

Ductilidad np
> 1,05 Elementos y conexiones no ddctiles
=1 Disefios y detalles convencionales
>0,95 Elementos y conexiones con medidas adicionales

para mejorar la ductillidad
=1 Demas estados limites
Redundancia ng

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

=1 Demas estados limites

Importancia operativa n,

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

=1 Demas estados limites

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [1.3]
2.5.1.2 ESPECIFICACIONES ACI318_05 PARA EL CONCRETO ESTRUCTURAL

Este reglamento proporciona los requisitos minimos para el disefio y la construccion de
elementos de concreto estructural de cualquier estructura construida segin los requisitos
del reglamento general de construcciéon legalmente adoptado, del cual este reglamento
forma parte.

2.5.2. METODOS DE PRETENSADO

2.5.2.1 DEFINICION DE PRETENSADO

Es introducir anticipadamente (antes de la aplicacion de las cargas de disefio), esfuerzos
contrarios a los que producira el momento flector ocasionado por las cargas.

Segun la fase del proceso de ejecucién en la que se introduce el esfuerzo de pretensado en
las armaduras activas (aquellas que son de alta resistencia mediante las cuales se introduce
el esfuerzo de pretensado), se distinguen dos tipos de Hormigon Pretensado:

Hormigon Pretensado con Armadura Pretesa (Segun ACI: Hormigon Pretensado).

Hormigon Pretensado con Armadura Postesa (Segun ACI: Hormigén Postensado).
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2.5.2.2 HORMIGON PRETENSADO CON ARMADURA PRETESA
El proceso de ejecucion se puede resumir en los siguientes pasos:

e Preparacion del armadura no pretensada (longitudinal y transversal) sobre una pista
0 banco de pretensado y de las formaletas (encofrado).

e Tesado de la armadura (pretensado), y anclaje de la misma en los extremos de la
bancada de fabricacion.

e Hormigonado de la pieza o piezas.

e Cuando el Hormigén alcanza en su fraguado una resistencia determinada, se cortan
los alambres entre piezas, con lo que el esfuerzo de pretensado se transfiere de la
armadura al hormigon. Los alambres se anclan por simple adherencia, no

requiriéndose ningun otro tipo de anclaje.

En este tipo de pretensado los elementos pueden disponerse en linea recta horizontalmente
principalmente en losas y vigas de bajo peralte o en linea recta quebrada en uno o dos

puntos (Trazo poligonal) para caso de vigas para puentes.

GRAFICO 2.4: VIGAS PRETENSADAS CON ARMADURA PRETESA

Gato M | L = Longitud inicial

/IM“
I | g il

L ~_____— ~___|

Fuente: Monografias de internet
2.5.2.3 HORMIGON PRETENSADO CON ARMADURA POSTESA

El orden de las operaciones del proceso de ejecucidn, sera ahora el siguiente:

Disposicién de las armaduras Pasivas en el encofrado, asi como de las activas sin tesar,

introducidos en conductos longitudinales llamadas Vainas.
Hormigonado de la pieza y fraguado del hormigon.

Con el Hormigdn ya endurecido, unas vez alcanzadas unas resistencias determinadas, se
tesan las armaduras activas (postesado) y se anclan en dispositivos situados en los

extremos de la pieza.
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Los conductos o vainas se podran: Rellenar con una inyeccion, procedimiento que nos
conduce a la situacion de armadura adherente. O rellenar de algin producto protector
probablemente inofensivo no cuartando el libre deslizamiento de la armadura (sometido a

algln tratamiento anticorrosivo) en su interior (armadura no adherente).

GRAFICO 2.5: VIGA PRETENSADA CON ARMADURA POSTESA

Gato Tendon

Anclaje

Fuente: Monografias de internet
2.5.3. CARGAS QUE ACTUAN EN LA ESTRUCTURA
2.5.3.1. DENOMINACION DE LAS CARGAS

Se deben considerar las siguientes cargas y fuerzas permanentes y transitorias:
 Cargas permanentes
DD = friccién negativa (downdrag)
DC = peso propio de los componentes estructurales y
accesorios no estructurales
DW = peso propio de las superficies de rodamiento e
instalaciones para servicios publicos
EH = empuje horizontal del suelo
EL = tensiones residuales acumuladas resultantes del
proceso constructivo, incluyendo las fuerzas
secundarias del postesado
ES = sobrecarga de suelo
EV = presion vertical del peso propio del suelo de
Relleno
« Cargas transitorias

BR = fuerza de frenado de los vehiculos
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CE = fuerza centrifuga de los vehiculos

CR = fluencia lenta

CT = fuerza de colision de un vehiculo

CV = fuerza de colision de una embarcacion
EQ =sismo

FR = friccion

IC = carga de hielo

IM = incremento por carga vehicular dinamica
LL = sobrecarga vehicular

LS = sobrecarga viva

PL = sobrecarga peatonal

SE = asentamiento

SH = contraccion

TG = gradiente de temperatura

TU = temperatura uniforme

WA = carga hidraulica y presion del flujo de agua
WL = viento sobre la sobrecarga

WS = viento sobre la estructura

2.5.3.2. CARGAS PERMANENTES

2.5.3.2.1. CARGAS PERMANENTES DC, DW Y EV

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.

2.5.3.2.2. EMPUJE HORIZONTAL DEL SUELO “EH”
Se asumira que el empuje lateral del suelo es linealmente proporcional a la altura de suelo,

y se debera tomar como:
p=kysgz(x10-9) (3.11.5.1-1LRFD)
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Donde:

p = empuje lateral del suelo (MPa)

k = coeficiente de empuje lateral tomado como ko, especificado en el Articulo 3.11.5.2
LRFD, para muros que no se deforman ni mueven, ka, especificado en los Articulos
3.11.5.3, 3.11.5.6 y 3.11.5.7 del LRFD, para muros que se deforman o mueven lo
suficiente para alcanzar la condicion minima activa, o kp, especificado en el Articulo
3.11.5.4 LRFD, para muros que se deforman o mueven lo suficiente para alcanzar una
condicion pasiva.

ys = densidad del suelo (kg/m®)

z = profundidad del suelo debajo de la superficie (mm.)

g = aceleracion de la gravedad (m/s?)

Se asumira que la carga de suelo lateral resultante debida al peso del relleno actla a una
altura igual a H/3 desde la base del muro, siendo H la altura total del muro medida desde la
superficie del terreno en el respaldo del muro hasta la parte inferior de la zapata o la parte
superior de la plataforma de nivelacion (para estructuras de tierra estabilizadas
mecénicamente).
2.5.3.2.3. SOBRECARGA DEL SUELO “ES”
Si hay una sobrecarga uniforme, al empuje basico del suelo se le debera sumar un empuje
horizontal constante. Este empuje constante se puede tomar como:

Ap = ks gs (3.11.6.1-1 LRFD)
donde:
Ap = empuje horizontal constante debido a la sobrecarga uniforme (MPa).
ks = coeficiente de empuje del suelo debido a la sobrecarga.
gs = sobrecarga uniforme aplicada sobre la superficie superior de la cufia de suelo activa
(MPa).
Para condiciones de empuje activo ks se debera tomar como ka, y para condiciones “en
reposo” ks se deberd tomar como ko. Alternativamente, se pueden utilizar valores

intermedios adecuados para el tipo de relleno y cantidad de movimiento del muro.
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2.5.3.3. CARGAS TRANSITORIAS
2.5.3.3.1. CAMION DE DISENO
Los pesos Y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de disefio seran como se
especifica en el grafico 2.6. Se debera considerar un incremento por carga dindmica como
se especifica en el Articulo 3.6.2 LRFD.
A excepcién de lo especificado en los Articulos 3.6.1.3.1 LRFD vy 3.6.1.4.1 LRFD, la
separacion entre los dos ejes de 145.000 N se debera variar entre 4300 y 9000 mm para
producir las solicitaciones extremas.

GRAFICO 2.6: CARACTERISTICAS DEL CAMION DE DISENO.

|
35.000 N 145000 N 145000 N

4300 mm 4300 a 9000 mm

i

500 mm General I-'/ |1EDD mm
300 mm Yuelo sobre el tablero

Carmril de disefio 3600 mm

Fuente: AASHTO LRFD 2004

2.5.3.3.2. TANDEM DE DISENO

El Tandem de disefio consistird en un par de ejes de 110.000 N. con una separacion de
1200 mm. La separacion transversal de las ruedas se deberd tomar como 1800 mm. Se
debera considerar un incremento por carga dindmica segun lo especificado en el Articulo
3.6.2 LRFD.
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GRAFICO 2.7: TANDEM DE DISENO.

0 0
T T
110 KN 110 KN

1200 mm

Fuente: AASHTO LRFD 2004
2.5.3.3.3. CARGA DE CARRIL DE DISENO.

La carga del carril de disefio consistird 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.

2.5.3.3.4. CARGAS PEATONALES “PL”

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

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

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

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

2.5.3.3.5. INCREMENTO POR CARGA DINAMICA “IM”

A menos que los Articulos 3.6.2.2 LRFD y 3.6.2.3 LRFD permitan lo contrario, los efectos
estaticos del camion o tandem de disefio, a excepcion de las fuerzas centrifugas y de
frenado, se deberdn mayorar aplicando los porcentajes indicados en la Cuadro 2.10,
incremento por carga dinamica.

El factor a aplicar a la carga estatica se debera tomar como: (1 + IM/100).
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El incremento por carga dindmica no se aplicara a las cargas peatonales ni a la carga del
carril de disefio.
CUADRO 2.10: INCREMENTO POR CARGA DINAMICA.

Componente IM

Juntas del tablero - Todos los Estados Limuites 75%

Todos los demis componentes
* Estado Limute de fatiga v fractura 15%
e Todos los demas Estados Limites 33%

Fuente: AASHTO LRFD [Tabla 3.6.2.1-1]

2.5.3.3.6. FUERZA DE FRENADO “BR”

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

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

* 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del carril 6 5 por ciento del tdndem de
disefio més la carga del carril.

La fuerza de frenado se debera ubicar en todos los carriles de disefio que se consideran
cargados de acuerdo con el Articulo 3.6.1.1.1LRFD vy que transportan trafico en la misma
direccion. Se asumird que estas fuerzas actian horizontalmente a una distancia de 1800
mm sobre la superficie de la calzada en cualquiera de las direcciones longitudinales para
provocar solicitaciones extremas. Todos los carriles de disefio deberan estar cargados
simultaneamente si se preve que en el futuro el puente puede tener trafico exclusivamente
en una direccion. Se aplicaran los factores de presencia multiple especificados en el
Articulo 3.6.1.1.2 LRFD.

2.5.3.3.7. PRESION HIDROSTATICA

Se asumira que la presion hidrostatica actua de forma perpendicular a la superficie que
retiene el agua. La presion se debera calcular como el producto entre la altura de la
columna de agua sobre el punto considerado, la densidad del agua y g (aceleracién de la
gravedad). Los niveles de agua de disefio para los diferentes estados limites seran los

especificados y/o aprobados por el Propietario.
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2.5.3.3.8. PRESION DE FLUJO
2.5.3.3.8.1 LONGITUDINAL
La presion debida a un flujo de agua que actda en la direccién longitudinal de las
subestructuras se debera tomar como:
p=514x10"Cpl?

donde:
p = presion del agua que fluye (MPa)
CD = coeficiente de arrastre para pilas como se especifica en la Tabla
V = velocidad del agua de disefio para la inundacion de disefio en estados limites de
resistencia y servicio y para la inundacion de control en el estado limite correspondiente a
evento extremo (m/s).

CUADRO 2.11: COEFICIENTE DE ARRASTRE

Tipo Cp
Pila con borde de ataque semicircular 07
Pila de extremo cuadrado 1.4
Arrastres acumulados contra la pila 1.4
lf'ila con borde de ataque en forma de cufia. 0.8
angulo del borde de ataque < 90°

Fuente: AASHTO LRFD [Tabla 3.7.3.1-1]

La fuerza de arrastre longitudinal se debera tomar como el producto entre la presion de

flujo longitudinal y la proyeccion de la superficie expuesta a dicha presion.

2.5.3.3.8.2. CARGA LATERAL
La presion lateral uniformemente distribuida que actta sobre una subestructura debido a un
caudal de agua que fluye formando un angulo 6 respecto del eje longitudinal de la pila se
debera tomar como:

p=>514x10"C 17
Donde:
p = presion lateral (MPa)
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CL = coeficiente de arrastre lateral de la Tabla
Vista en planta de una Pila con indicacion de la presion del flujo del curso de agua.

GRAFICO 2.8: PRESION LATERAL DEL FLUJO.

i (0
,’*ﬁ e j{"ﬁ-ﬂl
b e

B B ————— e

L eje longitudinal de Ia pila
Fuente: AASHTO LRFD 2004

CUADRO 2.12: COEFICIENTE DE ARRASTRE LATERAL “CL”

jjmgulo_ﬁ_'_ entre_la d_irecu:ic'm de_ flujo y el o
gje longitudinal de la pila L
o® 0,0
5° 0.5
100 0,7
20° 0.9
=30° 1.0

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.7.3.2-1]

La fuerza de arrastre lateral se debera tomar como el producto de la presién de flujo lateral

por la superficie expuesta a dicha presion.

2.5.3.3.9. SOBRECARGA VIVA “LS”

Se debe aplicar una sobrecarga viva si hay cargas vehiculares actuando en la superficie del
relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del muro detras del paramento
posterior del muro. EI aumento del empuje horizontal provocado por la sobrecarga viva se

puede estimar como:
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Ap =k*ys*g*heq
Donde:
Ap = Empuje horizontal constante del suelo debido a la sobrecarga viva
¥, = Densidad total del suelo
k = Coeficiente de empuje lateral del suelo.
g = Aceleracion de la gravedad
La altura del muro se toma como la distancia entre la superficie del relleno y el fondo de la

zapata a lo largo de la superficie de contacto considerada.

CUADRO 2.13: VALORES DE Heq(mm.) EN FUNCION LA ALTURA DEL

ESTRIBO
Altura del estribo | hq (mm)
1500 1200
3000 900
> 6000 600

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.11.6.4-1]

2.5.3.3.10. PRESION DE VIENTO SOBRE LA ESTRUCTURA

2.5.3.3.10.1 CARGAS DE VIENTO SOBRE LA SUPERESTRUCTURA

Si el viento no se considera normal a la estructura, la presion basica del viento, PB, para
diferentes angulos de direccion del viento se puede tomar como se especifica en la Tabla
siguiente, y se debe aplicar a solamente una ubicaciéon de area expuesta. EI angulo de
oblicuidad se debera medir a partir de una perpendicular al eje longitudinal. Para el disefio
la direccion del viento sera aquella que produzca la solicitacion extrema en el componente

investigado. Las presiones transversal y longitudinal se aplican simultdneamente.
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CUADRO 2.14: PRESIONES BASICAS DEL VIENTO Py

Reticulados, columnas

. Vigas
¥ arcos =
;?nmi’giodf; Carga Carga Carga Carga
S lateral | longitudinal | lateral | lonoitudinal
del viento = =
Grados MPa MPa MPa MPa

0 0.0036 00000 00024 00000
15 0.,0034 00006 0.0021 0,0003
30 0.0031 00013 00020 00006
45 0,0023 0,0020 0.0018 0,0008
60 0.0011 00024 00008 00009

Fuente: AASHTO LRFD [Tabla 3.8.1.2.2-1]

2.5.3.3.10.2 CARGAS DE VIENTO SOBRE LA SUBESTRUCTURA

Las fuerzas transversales y longitudinales a aplicar directamente a la subestructura se
deberan calcular en base a una presion basica del viento supuesta de 0,0019 MPa. Para
direcciones del viento oblicuas respecto de la estructura, esta fuerza se debera resolver en
componentes perpendiculares a las elevaciones posterior y frontal de la subestructura. La
componente perpendicular a la elevacion posterior deberd actuar sobre el area de
subestructura expuesta tal como se la ve en la elevacién posterior, mientras que la
componente perpendicular a la elevacion frontal debera actuar sobre las areas expuestas y

se deberd aplicar simultaneamente con las cargas de viento de la superestructura.

2.5.3.3.11. PRESION DE VIENTO SOBRE LOS VEHICULOS

Si hay vehiculos presentes, la presion del viento de disefio se debe aplicar tanto a la
estructura como a los vehiculos. La presion del viento sobre los vehiculos se debe
representar como una fuerza interrumpible y moévil de 1,46 N/mm. actuando normal a la
calzada y 1800 mm sobre la misma, y se debera transmitir a la estructura. Si el viento sobre
los vehiculos no se considera normal a la estructura, las componentes de fuerza normal y
paralela aplicadas a la sobrecarga viva se pueden tomar como se especifica en la tabla

siguiente, considerando el angulo de oblicuidad con respecto a la normal a la superficie.
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CUADRO 2.15: COMPONENTES DEL VIENTO SOBRE LA SOBRECARGA

VIVA
Angulo de oblicuidad | “OMPOREnte CD;E?;?EHE
Grados N/mm N/mm
0 1.46 0.00
15 1.28 018
30 1.20 0.35
45 0.96 0.47
60 0.50 0.55

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.8.1.3-1]

254 CARACTERISTICAS DE LOS MATERIALES DEL HORMIGON
PRETENSADO

2.5.4.1 HORMIGON

2.5.4.1.1 RESISTENCIA A LA COMPRESION

Por muchas razones el concreto que se usa en la construccion preesforzada se caracteriza
por una mayor resistencia que aquel que se emplea en concreto reforzado ordinario. Se le
somete a fuerzas mas altas, y por lo tanto un aumento en su calidad generalmente conduce
a resultados mas econémicos.

El uso de concreto de alta resistencia permite la reduccion de las dimensiones de la seccién
de los miembros a un minimo. Se logran ahorros significativos en carga muerta, y grandes
claros resultan técnica y econémicamente posibles.

El concreto de alta resistencia tiene un Modulo de Elasticidad mayor que el concreto de
baja resistencia, de tal manera que se reduce cualquier pérdida de la fuerza pretensora
debida al acortamiento elastico del concreto.

Para estructuras de hormigon armado no pretensado es usual la resistencia de 21 MPa y
para estructuras de hormigon pretensado se usan resistencias que estan entre 28 MPa y56
MPa, siendo mas habituales las comprendidas entre 35 y 48 MPa para hormigones de peso

normal y en estructuras especiales se llega a usar hormigones de hasta 60 a 70 MPa.
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El concreto es util principalmente en compresion, y en las secciones que rigen el disefio de
los miembros, estd sujeta a un estado de esfuerzos que es aproximadamente uniaxial.
Consecuentemente la curva de esfuerzo deformacion uniaxial es de fundamental interes.
GRAFICO 2.9: CURVA DE ESFUERZO DEFORMACION SUJETO A
COMPRESION UNIAXIAL

40

30

20 —

. / S N

Esfuerzo del concreto (Mpa)

0 0.001 0.002 0,003 0.004
Deformacion del concreto

Fuente: Libro Disefio de Estructuras de concreto Presforzado, Arthur H. Nilson.
2.5.4.1.2 MODULO DE ELASTICIDAD

En ausencia de informacion mas precisa, el modulo de elasticidad, Ec, para hormigones
cuya densidad est4 comprendida entre 1440 y 2500 kg/m?. se puede tomar como:
Ec = 0,043y “5Vfc'
Donde:
¥. =Densidad del hormigén (kg/m?)
fc' =Resistencia del hormigén (Mpa)
2.5.4.1.3 COEFICIENTE DE POISSON

A menos que se determine mediante ensayos fisicos, se puede asumir que el coeficiente de
Poisson es igual a 0,2. El efecto del coeficiente de Poisson se puede despreciar en los
componentes que se anticipa estaran sujetos a fisuracion.

2.5.4.1.4 MODULO DE ROTURA

A menos que se determine mediante ensayos fisicos, el mddulo de rotura, fr, en MPa para

un Hormigon de densidad normal, se puede tomar como:

fr = 0,63Vfc’
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Donde:
fc' =Resistencia del hormigon (Mpa.).
2.5.4.2 ACERO PRESFORZADO O DE ALTA RESISTENCIA
Una de las principales razones de fracaso de la mayoria de los primeros intentos de
concreto presforzado fue la falla de emplear aceros con inadecuado nivel de Esfuerzo-
Deformacion. Los cambios de longitud, funcion de tiempo, ocasionados por la contraccion
y el escurrimiento plastico del concreto, fueron de tal magnitud que eliminaron el
presfuerzo en el acero.
Existen tres formas comunes en las cuales se emplea el acero como tendones en concreto
presforzado: Alambres redondos estirados en frio, cable trenzado y Varillas de un acero de
aleacion. Los alambres y los cables trenzados tienen una resistencia a la tensién de mas o
menos 1720 N/mm?, en tanto que la resistencia de las varillas de aleacion esta entre los
1000 N/mm? y 1100 N/mm? dependiendo del grado.

CUADRO 2.16: PROPIEDADES DEL CABLE DE SIETE ALAMBRES SIN

REVESTIMIENTO

Diametro Resistencia [Area Nominal [Carga minima
Nominal a la ruptura |del Torén elongacion de 1%
pulg | mm Kip| kN | pulg2 |mm2 Kip | kN
GRADO 250
0250 | 635 | 9 40 | 0,036 |2322]| 765 34
0313 | 794 [ 145| 645 | 0058 [3742| 123 54,7
0375] 953 [ 20 89 008 |51,61 17 75,6

0438 | 1111 27 | 1201 | 0,108 | 69,69 23 1023
0500 [ 12,70 36 | 160,1 | 0,144 | 92,9 30,6 136,2
0,600 | 1524 | 54 | 2402 | 0216 [1394] 459 204.2
GRADO 270
0375 ] 953 | 23 | 1023 | 0,085 [5484]| 1955 87.0
0438 | 1111 31 | 1379 | 0115 [7419] 26,55 117.2
0500 [ 12,70 413 | 1837 015 |9871] 351 156.1
0,600 | 1524 58,6 | 260,7 | 0,217 | 140 498 2215

Fuente: Libro Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado de Arthur H. Nilson

2.5.4.3. ARMADURA PASIVA

La funcion de la armadura pasiva es la de absorber las tracciones que el hormigon no
puede. Para garantizar su funcionalidad, la barra que trabaja en traccion debe de estar
anclada en zonas en las que no se requiera su colaboracion, a ser posible en zonas

comprimidas.
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Con objeto de mejorar la adherencia entre el acero y el hormigon, la armadura pasiva se
presenta generalmente corrugada. La armadura pasiva se puede presentar como: barras
corrugadas, mallas electrosoldadas o armaduras basicas electrosoldadas en celosia. Los
maés usados y disponibles en nuestro medio van de 6 a 25 mm. de didmetro y de grado 60
(420Mpa).

2.5.5. SUPERESTRUCTURA

Es aquella parte del puente que permite la continuidad del camino con su calzada y bermas,
sobre un rio u otra via. Soporta el paso de las cargas moviles las cuales transmite a la
mesoestructura y/o infraestructura a través de los sistemas de apoyo, y esta conformada por
uno o mas tramos dependiendo de la cantidad de apoyos que la sustenten. Las partes que
conforman la Superestructura son: el Tablero, vigas maestras, Diafragmas, aceras

peatonales y barandados.

2.5.5.1. COMPONENTES DEL TABLERO

2.5.5.1.1 BARANDADO
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 deberé estar disefiado para una carga concentrada de 890 N, la cual
debera actuar simultaneamente con las cargas previamente indicadas en cualquier punto y
en cualquier direccion en la parte superior del elemento longitudinal.
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 o bien, en el caso de las barandas cuya altura total es mayor que 1500
mm, en un punto ubicado 1500 mm. por encima de la superficie superior de la acera. El
valor de la sobrecarga concentrada de disefio para los postes, PLL, en N, se debera tomar
como:

PLL=890+0,73L (13.8.2-1LRFD)
donde:

L = separacion entre postes (mm.)
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2.5.5.1.2 ACERA PEATONAL

Cuando en los accesos carreteros se utilizan cordones cuneta con acera, la altura del cordon
para las aceras sobreelevadas en el puente no deberia ser mayor que 200 mm. Si se
requiere un cordon barrera, la altura del corddn no deberia ser menor que 150 mm. Si la
altura del cordon en el puente difiere de la altura del corddn fuera del puente se debera
proveer una transicion uniforme en una distancia mayor o igual que 20 veces el cambio de
altura.

2.5.5.1.3 VIGA DE BORDE

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

estara sujeto a los requisitos sobre ensayo de choque.

2.5.5.2. REQUISITOS PARA EL ANALISIS Y DISENO DE LA LOSA
2.5.5.2.1 PREDIMENSIONAMIENTO
2.5.5.2.1.1 ALTURA MINIMA
La norma AASTHO LRFD recomienda como espesor minimo para diferentes tipos de
losas las relaciones del siguiente cuadro:
CUADRO 2.17: PROFUNDIDADES MINIMAS UTILIZADAS
TRADICIONALMENTE PARA SUPERESTRUCTURAS DE PROFUNDIDAD
CONSTANTE.

Profundidad minima (incluyendo el tablero)

Si se utilizan elementos de profundidad variable, estos valores
se pueden ajustar para considerar los cambios de ngidez
relativa de las secciones de momento positive y negativo.

Superestructura

Material Tipo Tramos sumples Tramos continuos
Losas con armadura principal 1.2(S +3000) 5+3000 _ _
. —_— =165 mm
paralela al trifico 30 30
Hormugon Armado | Vigas T 0070 L 0.065 L
WVigas cajon 0,060 L 0.055L
WVigas de estructuras peatonales 0.035L 0.033L

S: separacion entre vigas de eje a eje. (mm.).

Fuente: AASHTO LRFD 2004 parte de [Tabla 2.5.2.6.3-1]
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Tambien la norma hace mencion: la altura de un tablero de hormigdn excluyendo cualquier
tolerancia para pulido o superficie sacrificable debe ser mayor o igual que 0,175m [9.7.1.1
LRFD].

2.5.5.2.2 METODO APROXIMADO DE LAS FAJAS EQUIVALENTES

Faja Equivalente.— Elemento lineal artificial que se aisla de un tablero a los fines del
analisis; en este elemento las solicitaciones extremas calculadas para una fila transversal o
longitudinal de cargas de rueda se aproximaran a las que realmente existen en el tablero.

El ancho de faja equivalente sobre la cual las cargas de ruedas pueden ser consideradas

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

CUADRO 2.18: ANCHOS DE FAJA EQUIVALENTE

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

Fuente: AASHTO LRFD 2004 parte de[Tabla 4.6.2.1.3-1]
Donde:
S = Separacion de los elementos de apoyo en mm.
x = distancia entre la carga y el punto de apoyo en mm.

2.5.5.2.3 SECCIONES DE DISENO

De acuerdo a lo mencionado en la norma seccion [4.6.2.1.6LRFD], las fajas se deben
tratar como vigas continuas 0 como vigas simplemente apoyadas, segun corresponda. La
longitud de tramo se debe tomar como la distancia entre centro a centro de los
componentes de apoyo (vigas). Las fajas se deberian analizar aplicando la teoria de vigas
clasicas.

La seccion de disefio para momentos negativos y esfuerzos de corte, cuando se

investiguen, se puede tomar de la siguiente manera:
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* Para vigas de hormigoén prefabricadas en forma de Te y doble Te — un tercio del ancho

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

2.5.5.2.4. ARMADURA DE DISTRIBUCION
Segun lo prescrito en la norma (9.7.3.2 LRFD). En la parte inferior de las losas se debera
disponer armadura en la direccién secundaria; esta armadura se debera calcular como un
porcentaje de la armadura principal para momento positivo:
« Si la armadura principal es paralela al tréfico:
1750/ S <50 por ciento
« Si la armadura principal es perpendicular al trafico:
3840/ S < 67 por ciento
donde:
S = longitud de tramo efectiva considerada igual a la longitud efectiva especificada en el
Articulo 9.7.2.3LRFD (mm.).
Longitud efectiva: (Articulo 9.7.2.3LRFD): Para losas apoyadas sobre vigas metalicas o
de hormigdn: distancia entre las puntas de las alas, méas el vuelo de las alas, considerado
como la distancia desde la punta del ala extrema hasta la cara del alma, despreciando los
chaflanes.
2.5.5.3. REQUISITOS PARA EL ANALISIS Y DISENO DE LAS VIGAS DE
PRETENSADO

2.5.5.3.1 DISENO DEL HORMIGON PRETENSADO POR FLEXION BASADO EN
ESFUERZOS PERMISIBLES

En el caso de andlisis por flexion, las dimensiones del acero y del concreto, asi como la
magnitud y linea de accion de la fuerza efectiva pretensora son generalmente conocidas. Si
se dan las cargas, es posible que se desee calcular los esfuerzos resultantes y compararlos
con los respectivos esfuerzos permisibles. Alternativamente, si se conocen los esfuerzos
permisibles, es posible calcular las maximas cargas que pueden tomarse sin exceder los
esfuerzos permisibles. Para resistencias conocidas del material, pueden calcularse la

capacidad del miembro para cualquier carga y el factor de seguridad contra el colapso.
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En contraposicion, en el disefio por flexion, se conocen los esfuerzos permisibles y la
resistencia de los materiales, se dan las cargas por soportar y el ingeniero debe determinar
las dimensiones del concreto y el acero asi como la magnitud y la linea de accién de la

fuerza pretensora.

2.5.5.3.1.1 ESTADIOS DE CARGA

Tanto el analisis como el disefio del Hormigdn Pretensado pueden necesitar de la
consideracion de varios estados de carga, tal como sigue:

ESTADIO 1: Pretensado Inicial, inmediatamente después de la transferencia, cuando sélo

la fuerza de pretensado inicial actda en el hormigon.

ESTADIO 2: Estado Inicial de Pretensado, sélo actlan la fuerza de pretensado inicial mas
peso propio de la Pieza.

ESTADIO 3: Estado de Carga Balanceada, actua la fuerza de pretensado inicial mas la

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

ESTADIO 4: Estado Limite de Servicio, después de ocurridas las pérdidas, actla la fuerza
de pretensado efectiva mas la totalidad de las cargas muertas y la totalidad cargas vivas

esperadas.

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

servicio y el miembro se encuentra al inicio de la falla.

La notacién 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:

fi = Esfuerzo de traccion permisible inmediatamente después de la transferencia.

fii = 0.25\/f' ; fi= MPa.

fei =  Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la

transferencia.

fCi = O.6flci ; f’ci = MPa.
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2.55.3.
2.5.5.3.

fis = Esfuerzo de traccion permisible bajo carga de servicio, después de todas

las pérdidas.
fis =05{f'c ; fec=MPa
f.s = Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de

todas las pérdidas.

fo=045f. :  fc=MPa

1.2 INECUACIONES DE CONDICION
1.2.1 ESTADO INICIAL DE PRETENSADO

En esta etapa, actuan la fuerza de Pretensado inicial y el peso propio de la pieza

Para la

Para la

fibra superior 1 ent = 0.
My*Cq PixexCq P; 7 , M, Pixe P; 7
— — 1< 025/f . ——C 4 T i< (0.25.F .
- + - A_025 fei 0 51+51 A_025 e
fibra inferior 2 en t = oo.
MO*CZ Pi*e*Cz P; / 7 M, P;xe Pi 7
— — > _ ; o _t-_ > __ .
- ; — = 0.6f"; 0 5, 5, — 2 0.6f".;

2.5.5.3.

1.2.2 ESTADO LIMITE DE SERVICIO

En esta etapa, actuan 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.

MTxCq nPixexCq
My

nP; I} P Mt nPixe nP; 1
_MiS _dr  nhrive i
1 : P> 04sf, 6 + P> —0.45f

Para la fibra inferior 2 en t = 0o0.

Donde:

MTxCy nPixexCy nP; 7 P Mt nP;xe nP; 7
— ——<0. —_———_— < 0.
; . y <050/f'. 6 - y < 0.50,/f",

M, = Momento flector debido al peso propio de la pieza. [KN*m]

73



M+t = Momento flector debido a la totalidad de las cargas. [KN*m]
P; = Fuerza de pretensado inicial [KN]

n = Coeficiente de relacion entre la fuerza de pretensado efectiva y la fuerza de pretensado

e . P,
inicial n ==
P

e = Excentricidad de la fuerza de Pretensado [m].

| = Inercia centroidal de la seccién transversal [m?].

A = Area de la seccion transversal [m?]

C, = Distancia del centroide de la seccion a la fibra superior [m]
C, = Distancia del centroide de la seccion a la fibra inferior. [m]
2.5.5.3.1.3 VARIACION DE LA EXCENTRICIDAD

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 eq Y Mox) 0 M, 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 compresion como menores
que cero 0 negativos. Considerando primero el estado descargado, se halla que el esfuerzo

de tension en la parte superior de la viga no debe exceder a fi; .

Para la fibra superior 1 ent = 0.

M, *C Pixex(C; P
- S = ; 1—Z‘so.za/f'a-

Resolviendo para la maxima excentricidad se obtiene:

Para la fibra inferior 2en t = 0.

M,*C, P;xex(C, P
— ——>-0.6f"_
I I A_ fCl
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De donde el segundo limite inferior para el centroide de acero resulta:

*
[0_6*f'ci_M°CZ+Pij
| A

~R*C,

e<

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 ent = o

MT*C1+nPi*e*C1 np;

——1>-045
1 1 A fc
De la cual
*
(0.45*1"C+'\/'T c ”RJ |
o> | A
77*Pi*Cl
Para la fibra inferior 2 en t = 0o0.
Mr x C nP; xe * C nb;
TI 2 4 - 2__<050/_fc
De la cual:
050« [Fo-MrCa NE s
| I A
g5 = u
-p*BR*C,

Mediante estas ecuaciones se puede establecer: El limite inferior de la excentricidad del
tendon 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.

Cualquier centroide de tendon que caiga completamente dentro de la zona sombreada sera
satisfactorio desde un punto de vista de los limites de esfuerzo en el concreto. Debe
recalcarse que solamente s el centroide del tendon el que debe caer dentro de la zona

sombreada, los cables individuales estan a menudo fuera de ella.
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2.5.5.3.2 DISENO POR CORTANTE

El disefio debe basarse en el miembro cargado con un estado de sobrecarga hipotético,
con las cargas muertas calculadas y las vivas de servicio 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.

Célculode V,,

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 seccién 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 reaccién. 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 combinacién de cargas que

genere el cortante maximo, de acuerdo a lo especificado por el codigo AASHTO.

Céalculo de Vn.

La resistencia nominal de al cortante \Vn se calcula de la ecuacion:

V. =V, +V,
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Donde:

Vc = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el refuerzo para cortante.
Calculo de V.

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.
Agrietamiento por Corte y Flexion (Calculo de Vci)

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

estd dada por la siguiente ecuacion:
Vei=05%*,/f'cxbwxdp+Vo+Ver = 0.14x,/f'c*xbwxdp

VD L
Ver = —>=*M,

D+L
I ;
M ZCZI:]"SQ*\/K—Ffpe_fd]
Donde:

bw = Ancho del alma (m).

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 (m).
f'c = Se refiere a la resistencia caracteristica del Hormigén a los 28 dias (MPa).
Vo = Cortante debido s6lo al peso propio de la viga en la seccién estudiada (KN).

V(p+) = Cortante debido a la carga permanente adicional mas la carga viva en la seccion
estudiada. (KN).

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

en la seccion estudiada (KN*m).

Mcr = Es el momento que produce el agrietamiento por flexion (KN*m).
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Ic = Momento de inercia de la seccion estudiada (Solo para analisis sin huecos es decir

calculada a seccion llena) (m4).

fpe = Esfuerzo de compresion en la fibra tensionada, debido a la fuerza de pretensado

solamente (KN/m2).
En la fibra inferior si el momento es positivo.

En la fibra superior si el momento es negativo.

{Pe Pe*e*Cz}
fre=—" —+—7—
A

e

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

2 2
Ic

*| * * 2
|:Qo L X_Qo X j|*C2

Agrietamiento por Corte en el Alma (Calculo Vcw)

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

Vew = (0.29 */f'c+0.3* fpc) *bw*dp + Vp

Donde:

fpc = Esfuerzo de compresion en el centroide de la seccién en t = infinito

PP

pc
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 Vci y Vew.

Vs, se puede obtener con la siguiente expresion:
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> Vu -Vc

Armadura de Corte

Se presentan los siguientes casos:
Si; Vu <050 =Vc No necesita
Si:05x@0*xVe <Vu<@*xVc Avmin
Si:Vu>0@+*Vc Avnecesaria

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

transposicion conveniente de la ecuacion.

_(Vu—(Z)Vc)*S
~ @xfyxd

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

B (Z)*Av*fy*d
 Vu-0Vc

Armadura Minima
Para el célculo de la Armadura minima se utiliza la siguiente ecuacion.

3.5%h, *s
Ain =———

f
y
Si despejamos “s” de la anterior ecuacion tenemos un espaciamiento maximo

Anin * fy

Smax
3.5%D,
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2.5.5.3.3 PERDIDA PARCIAL DE LA FUERZA DE PRETENSADO

La fuerza de presfuerzo que se da a una seccion mediante un gato es P, y ésta puede
reducirse inmediatamente debido a las pérdidas por friccion, deslizamiento del anclaje y el
acortamiento elastico del concreto comprimido volviéndose una fuerza de presfuerzo Pi
después de producidas las pérdidas instantaneas. A medida que transcurre el tiempo reduce
mas, gradualmente, primero rapidamente y luego més lentamente, debido a los cambios de
longitud proveniente de la Contraccién, el flujo plastico del concreto y debido al
relajamiento del acero altamente esforzado. Luego de varios meses o afos, estas
reducciones son casi insignificantes y la fuerza pretensora se mantiene casi constante

volviéndose una fuerza de presfuerzo Pe

Por lo dicho anteriormente, las pérdidas de la fuerza de pretensado se las puede clasificar

de la siguiente manera:

Pérdidas Instantaneas: - Deslizamiento del Anclaje Afpa
- Pérdidas por Friccion Afpr
- Acortamiento elastico del concreto Afpgs
Pérdidas Diferidas: - Pérdidas por Contraccién Afpsr
- Por Fluencia lenta del Hormigoén. Afpcr

- Por relajacion del Acero de Pretensado.  Afjg,

2.5.5.3.3.1 PERDIDAS INSTANTANEAS

2.5.5.3.3.1.1 DESLIZAMIENTO DEL ANCLAJE

En construcciones postesadas no todo el esfuerzo desarrollado por la fuerza del gato es
transferido al miembro porque los tendones se deslizan un poco debido al asentamiento de
las cufias en el anclaje. El asentamiento promedio que se asume sobre la longitud del
tendon L es Ap, el cual resulta en una pérdida por acuiiamiento de:

Ap
Apr = TEp
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Donde E, es el modulo de elasticidad del tendon de pretensado, el rango de A4varia de
3mm a 10mm, con un valor frecuentemente asumido de 6mm. Para tendones largos la
pérdida por acufiamiento es relativamente pequefia, pero para tendones cortos puede llegar

a ser significativa.

2.5.5.3.3.1.2 PERDIDA POR FRICCION
En construcciones postesadas las pérdidas por friccion en entre los tendones de pretensados

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

Af e = Afy;(1 — e~ (x+no))

Donde:
Af, ;= tension en el acero de pretensado en el momento del tesado
x= longitud del tenddn de pretensado desde el extremo del gato de tesado hasta cualquier
punto considerado
K=coeficiente de friccion por desviacion de la vaina de pretensado, por longitud de tenddn
u=coeficiente de friccion
a=sumatoria de los valores absolutos de la variacion angular del trazado del acero de
pretensado entre el extremo del gato de tesado, y el punto investigado.
e= base de los logaritmos neperianos
Los valores de K y p, segin AASHTO LRFD 5.9.5.2.2b se pueden obtener dentro de los
rangos de K y p especificados en la siguiente tabla:

CUADRO 2.19: COEFICIENTES DE FRICCION PARA TENDONES DE

POSTENSADO
Tipo de acero |Tipo de vaina K (1/mm) 1 ()
Alambres o |Vaina rigida y semirrigida de metal galvanizado | 6,6x10" | 0,15-0,25
cables Polietileno 6,6x107" 0,23
Desviadores de tuberia de acero 6,6x107" 0,25

rigida para tendones externos

Barras de alta |Vaina de metal galvanidazo 6,6x107" 0,3

resistencia

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tablas 5.9.5.2.2b-1]
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2.5.5.3.3.1.3 PERDIDA POR ACORTAMIENTO ELASTICO DEL ACERO

En el caso de un miembro postesado, no se produce pérdida por acortamiento elastico si
todos los tendones son tesados simultdneamente. No ocurre pérdida porque el acortamiento
elastico del hormigdn ya se produce en la operacion del tesado. Si los tendones son tesados
secuencialmente, esto es uno a la vez, el primer tendon anclado experimenta la mayor
pérdida debido al acortamiento del hormigdén. Cada tendon siguiente experimenta una
fraccion de pérdida de pretensado, con el ultimo tendén anclado sin pérdida.

La pérdida de pretensado debido al acortamiento eléstico para miembros postesados con

tendones tesados secuencialmente esta dado por:

N—-1Ep

2N E_cif

cgp

Aprs =

Donde:

N = namero de tendones de pretensado idénticos

fegp = SUmatoria de las tensiones del hormigon en el centro de gravedad de los tendones de
pretensado debidas a la fuerza de pretensado después del tesado y al peso propio del
elemento en las secciones de maximo momento

Los valores de f.4,, se pueden calcular usando una tension del acero reducida por debajo
del valor inicial en un margen que depende de los efectos del acortamiento elastico, la
relajacién y la friccion.

Para las estructuras postesadas con tendones adherentes, f.,,, se puede tomar en la seccion
central del tramo o, en el caso de construcciones continuas, en la seccion de maximo
momento.

. Pi (Pi*e)e+Mdg*e
P Ag Ig Ig

2.5.5.3.3.2 PERDIDAS DIFERIDAS

Con las formulas para las pérdidas por fluencia lenta, contraccion y relajacion presentadas
aqui se obtiene valores bastante precisos (AASHTO LRFD 5.9.5.4), para elementos

pretensados y potenzados con:
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* Longitudes de tramo de no mas de 75 000 mm.
* Hormigdn de densidad normal, y

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

2.5.5.3.3.2.1 PERDIDAS POR CONTRACCION

Para elementos postesados, la pérdida por contraccion se puede estimar con la siguiente
expresion:
Af,sp = (93 — 0,85 x H)

Donde:
H = humedad relativa ambiente anual media (porcentaje)

Af,sr= pérdida por contraccion, en Mpa

2.5.5.3.3.2.2 PERDIDAS POR FLUENCIA LENTA DEL HORMIGON
La pérdida de pretensado debida a la fluencia lenta se puede tomar como:

Afycr = 12 — TAfogy = 0

Donde:

ngP

de la transferencia

=tension del hormigdn en el centro de gravedad del acero de pretensado en el momento

Af.gp=variacion de la tension en el hormigon en el centro de gravedad del acero de
pretensado debida a las cargas permanentes, a excepcion de la carga que actia en el
momento que se aplica la fuerza de pretensado. Se debe calcula en la misma seccion para

la cual se calcula fg,

Pi  (Pixey)e, N Mdg * e,

fo=|-—
cep Ag Ig Ig

Mdl *e

¢ Md2 *e,
Afedp = g +

Ic
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2.5.5.3.5.2.3 PERDIDAS POR RELAJACION DEL ACERO DE PRETENSADO

La pérdida por relajacion después de la transferencia se obtiene con las siguientes
expresiones:

* Para postesado con cables de aliviados de tensiones:

Af,py = 138Mpa — 0,3Af,; — 0,4Af, 5, — 0,2(Afgp + Afycr)

* Para postesado con cables de baja relajacion de tensiones:

Af,py = 0,3{138Mpa — 0,3Af,r — 0,4Af £, — 0,2(Af,gr + Afycr)}

Donde:

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

Af,sr= pérdida por contraccion, en Mpa

Af,cr= pérdida por fluencia lenta del hormigon, en Mpa

2.5.5.3.3.3 PERDIDA TOTAL DE LA FUERZA DE PRETENSADO

En elementos postesados se tiene:
Afyr = Afyp + Afpp + Afpps + Afpgr + Afpcg + Afg,

Donde:

Af,r= pérdida total

Af,g= pérdida por friccion

Af, 5= pérdida por acufiamiento de los anclajes

Af,gs= pérdida por acortamiento elastico

Af,sg= pérdida por contraccion

Af,cr= pérdida por fluencia lenta del hormigon

Af,r,= pérdida por relajacion del acero después de la transferencia
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2.5.5.4. APARATOS DE APOYO

Sirven para transmitir a la infraestructura las reacciones verticales y horizontales
producidas por las diferentes acciones y solicitaciones. Debiendo responder lo mas

fielmente posible a las condiciones de vinculacion establecidas en las hipotesis de célculo.

En funcion de la magnitud de las luces de los vanos y de los materiales se emplean apoyos
desde simple chapa metalica hasta complicados y sofisticados aparatos de apoyo.

Pueden ser clasificados de la siguiente manera:

1) Fijos: Que permiten rotacion pero no desplazamiento.

2) Moviles: Que permiten desplazamiento y rotacion.

3) Mixtos: Constituidos por placa de plomo o similares 0 mejor los apoyos de goma
Illamados de Neopreno y los mas modernos denominados de Neoflon de gran
aplicacion en la actualidad por las multiples ventajas que ofrecen en relacion a otras

soluciones.
255.4.1. APARATOS DE APOYO DE NEOPRENO

Denominados también elastoméricos corresponden a una técnica moderna que en varios
casos ha desplazado a los sistemas anteriores debido a las multiples ventajas que ofrece,

una de ellas el reducido espacio que ocupa.

Estos apoyos estan constituidos por placas de goma dura intercaladas con planchas
metélicas delgadas que dan como resultado apoyos que no son del todo mdviles ni del todo
fijos, en todo caso son mixtos, pudiendo ser transformados en apoyos fijos con un pasador
metalico, lo cual no es aconsejable porque justamente este tipo de apoyo presenta la
ventaja de funcionar como fijos con relacion a las deformaciones horizontales y como

moviles con respecto a las deformaciones restantes a que esta sometida la estructura.
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2.5.6. SUBESTRUCTURA

2.5.6.1. ESTRIBOS

2.5.6.1.1 CRITERIOS DE DIMENSIONAMIENTO

Para determinar el peso propio del estribo, es necesario darse un perfil de tanteo, sin

embargo en el Libro Estribo de Puentes de Juan J. Arenas — Angel C. Aparicio, sugiere de

una manera tentativa rangos de secciones de las diferentes partes de un estribo mediante el

siguiente cuadro:

CUADRO 2.20: RANGOS DE DIMENSIONAMIENTO DE LAS DISTINTAS
PARTES DE UN ESTRIBO

SECCION PARTE DEL ESTRIBO CRITERIO DE DIMENSIONAMIENTO
B Base de la zapata Rango de 0.40 a 0.70 de la altura total del Estribo
(H)
hb Altura de la Zapata Rango menor 0.70 de la longitud de Puntera (n)
n Longitud de Puntera Rango de 0.15 a 0.25 de la altura total del Estribo.
I Ancho de Elevacion Rango de 1/8 a 1/2 de la altura total del Estribo
(H)
i Transiciébn  Coronamiento- | Angulo recomendado por Leonhardt de 60 grados
Elevacion.
hc Altura de Coronamiento Leonhardt recomienda un minimo de 0.4 m.
hm Altura de Murete Altura de losa o losa mas viga y aparato de apoyo
en un puente.
a Base donde apoya la Rango entre 0.4 y 0.60 metros

Superestructura

Ancho de murete.

Un minimo de 0.20m. Disefiar para soportar el

empuje del relleno.

Fuente: Estribos de Puentes Estudio Comparativo Técnico Econdémico de Alberto C.A Ruiz

A partir de ciertos rangos se busca una seccion adecuada que cumpla con las verificaciones

correspondientes al disefio, como se la puede describir en la siguiente gréafica:
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GRAFICO 2.10: PARTES DEL ESTRIBO PARA EL CUADRO 2.20

.
Ti
- |
_|_
hb
1 L

Fuente: Estribos de Puentes Estudio Comparativo Técnico Econémico de Alberto C.A Ruiz
2.5.6.1.2 CARGAS QUE ACTUAN EN LOS ESTRIBOS

Los estribos se deberan investigar para las siguientes cargas:
* Los empujes laterales del suelo y las presiones
Hidrostaticas, incluyendo cualquier sobrecarga de suelo.
« El peso propio del estribo.
« Las cargas aplicadas por la superestructura del puente.

» Los efectos térmicos y la deformacion por contraccion.

2.5.6.1.3. REQUISITOS GENERALES

Los estribos y muros de sostenimiento se deberan dimensionar de manera de asegurar su

estabilidad contra las fallas por aplastamiento, vuelco y deslizamiento.
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2.5.6.1.3.1 CAPACIDAD DE CARGA

La capacidad de carga se debera investigar en el estado limite de resistencia utilizando
cargas y resistencias mayoradas, y asumiendo la siguiente distribucion de la presion del
suelo:

« Si el muro es soportado por una fundacion en suelo:

la tension vertical se debera calcular suponiendo una presion uniformemente distribuida
sobre el area de una base efectiva como se ilustra en la Figura . La tension vertical se

debera calcular de la siguiente manera:

Donde:
¥ V = sumatoria de las fuerzas verticales y las demas variables son como se define en la
Figura. (KN).
B: Ancho de la base del cimento (m).
E: Excentricidad (m).
GRAFICO 2.11: Criterios para determinar la presion de contacto para

el caso de muros de sostenimiento convencionales con fundaciones en suelo

;_J_Eje de I3 Base (Zapata)

X I -
= g
ol Bellens retenido
T . %, Ky
, F=05gy h¥k, x10°
v, ; B
b W, : —1°
| W, hi3
3
C
E. =resultante de las fosrzas verticales
& B -‘E'-| & = excentricidad de la resultants
BE-2e
]
B 1
LY

Fuente: 11.3.6.2 AASHTO LRFD 2004.
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2.5.6.1.3.2 VUELCO

En las fundaciones en suelo la ubicacion de la resultante de las fuerzas de reaccion debera
estar dentro del medio central del ancho de la base. En las fundaciones en roca la ubicacion
de la resultante de las fuerzas de reaccion debera estar dentro de los tres cuartos centrales
del ancho de la base, es decir:

e < e max

Donde:

€ max =

Sl e

B: Ancho de la base del cimento (m).

2.5.6.1.3.3 DESLIZAMIENTO

Se debera investigar la falla por resbalamiento en el caso de las zapatas que soportan
cargas inclinadas y/o que estan fundadas sobre una pendiente.

Para las fundaciones en suelos arcillosos se debera considerar la posible presencia de una
luz de retraccion entre el suelo y la fundacion. Si se incluye la resistencia pasiva como
parte de la resistencia al corte requerido para resistir el resbalamiento, también se debera
considerar la posible eliminacion futura del suelo delante de la fundacion. La resistencia
mayorada contra la falla por resbalamiento, en N, se puede tomar como:

QR=¢QW=¢'I Q‘[ +¢'ap Qap

Donde:

ot = factor de resistencia para la resistencia al corte entre el suelo y la fundacion
especificado en la Tabla 10.5.5-1 del LRFD.

QOr = resistencia nominal al corte entre el suelo y la fundacion (N)

eep = factor de resistencia para la resistencia pasiva especificado en la Tabla 10.5.5-1

Qep = resistencia pasiva nominal del suelo disponible durante la totalidad de la vida de
disefio de la estructura (N).

Si el suelo debajo de la zapata es no cohesivo:
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Or=Vtand  (10.6.3.3-2 LRFD)

para lo cual:

tan & = tan @f para hormigon colado contra suelo = 0,8 tan ¢f para zapatas de hormigon
prefabricado

donde:

of = &ngulo de friccién interna del suelo (°)

V = esfuerzo vertical total (N).
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CAPITULO Il
INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1 BASES PARA EL DISENO.
3.1.1 UBICACION DEL PUENTE

Para el presente estudio, el lugar de ubicacion del puente se encuentra definido por el
camino existente en el lugar, el cual obedece a un camino vecinal de segundo orden con un
ancho de calzada de 4 m. con proyeccion de ensanchamiento a futuro debido a la tasa de
crecimiento del flujo vehicular segun el estudio de trafico de la zona. Debido a lo
mencionado no existen otras alternativas de ubicacion ya que a ambos margenes del

camino existen zonas de cultivo de los comunarios.

Actualmente y segun revisando el estudio topogréafico y observaciones de fotos satelitales
del lugar, se puede ver que el eje del camino no es perpendicular al eje de la quebrada.
Tratdndose de un camino de segundo orden donde no se imprimen grandes velocidades
como en carreteras fundamentales, se ve la necesidad técnica, econdmica e hidraulica de
formar la perpendicularidad del eje puente con el eje del cauce que es lo que se busca
principalmente en todo proyecto de implementacion de estructuras para pasos de cauces

naturales como quebradas, rios etc.
3.1.2 ANALISIS DE LAS ALTERNATIVAS DE TIPO DE PUENTE A EMPLAZAR

Conocido las caracteristicas del lugar de emplazamiento entre ellas tipo de camino, altura
natural a salvar, topografia de la quebrada y el cauce principal que ofrece como dato la
longitud, pardmetro importante que en la mayoria de los casos define el tipo de puente a

ejecutar, se podria mencionar como posibles alternativas los siguientes tipos de puentes:

1" ALTERNATIVA: PUENTE DE HORMIGON PRETENSADO DE VIGAS
AASHTO TIPO V SIMPLEMENTE APOYADO.

2° ALTERNATIVA: PUENTE DE HORMIGON ARMADO CON VIGAS
RECTANGULARES DE DOS TRAMOS Y PILA INTERMEDIA.
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3° ALTERNATIVA: PUENTE EN ARCO DE HORMIGON ARMADO DE
TABLERO INFERIOR.

4° ALTERNATIVA: PUENTE DE ACERO
5° ALTERNATIVA: PUENTE DE MADERA

Las ventajas y desventajas de cada uno de estos puentes fueron mencionadas en el capitulo
anterior, como también los aspectos que deben ser tomados en cuenta para la eleccion del
Puente que mayores ventajas ofrezca. Ahora se analizaran las alternativas planteadas

respecto al lugar de emplazamiento mediante los siguientes cuadros.
3.1.2.1 CUADROS TECNICOS PARA CADA ALTERNATIVA PLANTEADA

CUADRO 3.1: CUADRO TECNICO - ALTERNATIVA N°1 (PUENTE DE H°P°)

L. TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES

- Estado hidraulico favorable por la
ausencia de apoyos intermedios.
- Socavacidn por contraccion

- Un solo tramo de 30 m. ., .,
menor con relacion a la socavacion

- Superestructura:
i0as i At ; local.
3 vigas isostaticas Tipo V. - Socavacion local nula
L=30m. Losa de hormigdn armado. - ‘ -

- Subestructura: - Borde libre sin obstruccion de

2 estribos de hormigon armado. palizadas. o
- puente de aplicacion frecuente en
el medio.

- Menor tiempo de ejecucién, con
relacion al puente de H"A”®

Fuente: Elaboracién Propia.

CUADRO N° 3.2: CUADRO TECNICO - ALTERNATIVA N°2 (PUENTE DE H°A°)

L. TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES

- Dos tramos de 15 m cada uno. - Estado hidraulico desfavorable.
- Superestructura: - Cubre luces cortas con relacion al
3 vigas continuas de seccion H'P".

L=30m. rectangular de H°A”". - Mayor estrechamiento por la
Losa de hormigdn armado. presencia del apoyo intermedio.
- Subestructura: - Mayor socavacion sobre todo la
2 estribos de hormigon armado. local en la pila.
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1 pila central de hormigdén armado.

- Mayor riesgo de colapso.

- Menor tiempo de ejecucion con
relacion al puente en arco pero
mayor al de hormigon armado.

Fuente: Elaboracion Propia.

CUADRO 3.3: CUADRO TECNICO - ALTERNATIVA N°3 (PUENTE EN ARCO)

L. TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES
- Estado hidraulico favorable.
- - Socavacion local nula.
- Dos arcos de hormigdén armado . . .
o - Mayor tiempo de ejecucion.
- Tablero de hormigon armado "
: . - Complejidad en su proceso
_ sostenido por los arcos a través de "
L=30m. constructivo.

los péndolos.
- Un solo tramo de 30 m.

- El suelo de fundacion debe tener
buenas caracteristicas de
resistencia.

Fuente: Elaboracién Propia.

CUADRO 3.4: CUADRO TECNICO - ALTERNATIVA N°4 (PUENTE DE ACERO)

L. TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES
- Estado hidraulico desfavorable.
- Tres tramos de 10 m. acero - Correcto control del acero a
secciones L,C, I, T combinadas. utilizar.
- ya no es de aplicacién en nuestro
L=30m. Subestructura: medio.
- 2estribos - Mayor estrechamiento por la

- Dos pilas intermedias.

presencia del apoyo intermedio.
- Socavacion local en la pilas.

Fuente: Elaboracion Propia.

CUADRO 3.5: CUADRO TECNICO - ALTERNATIVA N°5 (PUENTE DE

MADERA)
L. TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES
. - Estado hidraulico desfavorable.
- Cinco tramos de 6 m. e .
- 4 pilas intermedias - Mayor socavacion y riesgo de
L=30m. ' colapso por el estrechamiento del

- 2 estribos.

cauce.
- Cubre tramos muy cortos.
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- Variabilidad en la resistencia de la

madera.

- Corta vida util.
- Mantenimiento adecuado.

Fuente: Elaboracion Propia.

3.1.2.2 CUADROS ECONOMICOS PARA CADA ALTERNATIVA PLANTEADA

Se realizara la comparacion econdmica de las distintas alternativas planteadas a través de

los siguientes cuadros cuyos valores referenciales son extraidos de estudios ya realizados

de puentes con similares caracteristicas.

CUADRO 3.6: CUADRO ECONOMICO REFERENCIAL

Precio
Alternativa Descripcién Unid. | Cantidad — Costo (Bs)
Unitario
3 vigas de 30 m. de H°P° m° 54.9 5609.61 | 307967.589
1.-PUENTE DE HoPo
costo total =| 307967.589
H H opO
3mV|gas continuas de H°A” de 30 m3 36 4492 33 161723.88
2-PUENTE DE HoAO | pj|a de H°A® f'c=21Mpa. Pza. 1 450000 450000
costo total =| 611723.88
tramo de 30 m., con 2 arcos
pretensados de trayectoria ml. 30 31666.67 950000.10
3.-PUENTE EN ARCO | parabolica
costo total =| 950000.10
3 tramos de 10 m. aceros de
secciones L, C, I, T combinadas. Pza. 1 286960.61 286960.61
Ver ANEXO V
4.- PUENTE DE ACERO
Pilas de H°A° f'c=21Mpa. Pza. 2 450000 900000
costo total =| 1186960.6
cinco tramos de 6 m. Ver
ANEXO V Pza. 1 75924.6 72924.6
5.- PUENTE DE
MADERA Pilas de HoAo f'c=21Mpa. Pza. 4 450000 1800000
costo total =| 1875924.6
Estribo (todas las alternativas) Pza. 2 621674.31| 1243348.62

Fuente: Elaboracién Propia.
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CUADRO 3.7: CUADRO COMPARATIVO DE COSTOS

Diferencia
Costo Puente de H°A° | Costo Puente de H°P® | Diferencia en: en:
Bs Bs Bs %
611723.88 307967.589 303756.291 49.66
Diferencia
Costo Puente en Arco | Costo Puente de H°P° | Diferencia en: en:
Bs Bs Bs %
950000.10 307967.589 642032.511 67.58
Diferencia
Costo Puente de acero | Costo Puente de H°P® | Diferencia en: en:
Bs Bs Bs %
1186960.6 307967.589 878993.01 74.05
Costo Puente de Diferencia
Madera Costo Puente de H°P® | Diferencia en: en:
Bs Bs Bs %
1875924.6 307967.589 1567957.01 83.60

Fuente: Elaboracion Propia.

CUADRO 3.8: CUADRO ECONOMICO - ALTERNATIVA N°1 (PUENTE DE H°P°)

L TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES
- Segln cuadro 3.6 mayor costo en
- Un solo tramo de 30 m. la superestructura pero menor costo
- Superestructura: en la subestructura por no presentar
3 vigas isostaticas Tipo V. apoyos intermedios.
L=30m. Losa de hormigdn armado. - Segln el cuadro 3.7, el puente de

- Subestructura:
2 estribos de hormig6n armado.

H"P® es mas econdmico en un
49.66% y 67.58% respecto a los
puentes de H°A® y puente en arco
de 30 m. de longitud.

Fuente: Elaboracion Propia.

CUADRO 3.9: CUADRO ECONOMICO - ALTERNATIVA N°2 (PUENTE DE

HOAO)
L TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES
- Dos tramos de 15 m. cada uno. - Mayor costo en la subestructura
- Superestructura: por presentar apoyo intermedio.
L=30m. 3 vigas continuas de seccion - Mayor costo en encofrados.
rectangular de H°A". Segun el cuadro de referencial 3.7,

Losa de hormigdn armado.

es mas costoso que el puente de
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- Subestructura:
2 estribos de hormigon armado.
1 pila central de hormigdn armado.

H°P° en un orden del 49.66 % pero
€S mas econdémico gque un puente
en arco.

Fuente: Elaboracion Propia.

CUADRO 3.10: CUADRO ECONOMICO - ALTERNATIVA N°3 (PUENTE EN

ARCO)
L TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES
- Mayor costo en encofrados.
- Mayor costo en mano de obra por
su complejidad constructiva.
- Mayor costo en los cimientos de
- Dos arcos de hormigdén armado fundacién.
- Tablero de hormigdn armado - Mayor costo en los materiales, en
L=30m sostenido por los arcos a través de | cuanto a hormigon y acero se

los péndolos.
- Un solo tramo de 30 m

refiere.

- Segun cuadro 3.7, es de mayor
costo con relacion al de H°P® en un
orden del 67.58 % sin tomar en
cuenta que la infraestructura se
encarece en suelos malos.

Fuente: Elaboracién Propia.

CUADRO 3.11: CUADRO ECONOMICO - ALTERNATIVA N°4 (PUENTE DE

ACERO)
L TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES
- Segun el cuadro 3.6, menor costo
- Tres tramos de 10 m. Acero de en la superestructura pero mayor
secciones L, C, T, combinadas. costo en la subestructura por
Ver ANEXO V presentar apoyos intermedios.
L=30m - Segun cuadro 3.7, esta alternativa
: Subestructura: se encarece en el orden de 74.05 %
- 2estribos por presentar apoyos intermedios.

- 2 Pilas intermedias.

- Econdmicamente son mas viables
en puentes ferroviarios.

Fuente: Elaboracién Propia.
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CUADRO 3.12: CUADRO ECONOMICO - ALTERNATIVA N°5 (PUENTE DE

MADERA)
L TRAMO OBSERVACIONES CONCLUSIONES
- Segun el cuadro 3.6, menor costo
en la superestructura pero mayor
costo en la subestructura por
- Cinco tramos de 6 m. presentar apoyos intermedios.
- 4 pilas intermedias. - Segln cuadro 3.7, esta
L=30m. - 2 estribos. Alternativa se encarece en el orden
Ver ANEXO V de 83.60 % por presentar apoyos

intermedios.

- Mayor costo de mantenimiento.
- Son puentes temporales.

Fuente: Elaboracién Propia.

CUADRO 3.13: RESUMEN COMPARATIVO TECNICO-ECONOMICO DE LAS
ALTERNATIVAS PLANTEADAS

ALTERNA
TIVA

ASPECTO TECNICO

ASPECTO
ECONOMICO

CONCLUSION

- Estado hidraulico favorable.
- Menor socavacion por la

ausencia de pilas.

- Menor riesgo de obstruccion de
palizadas.

- Menor tiempo de ejecucion.

- No presenta complejidad en
cuanto a su proceso de
constructivo.

- Favorece la prefabricacion.

- Segln cuadro 3.6 mayor
costo en la superestructura
pero menor costo en la
subestructura por no
presentar apoyos
intermedios.

- Segun el cuadro 3.7, el
puente de H°P® es més
econémico en un 49.66%
y 67.58% respecto a los
puentes de H"A® y puente
en arco de 30 m. de

longitud.

Observando los
aspectos mas
importantes para
la eleccidn de un
puente se puede
concluir a esta
opcién como:
POSIBLE
ALTERNATIVA

Por ser técnica y
econdmicamente
viable.

- Cubre luces cortas por tanto es
necesario de un apoyo
intermedio.

-Estado hidraulico desfavorable.
- Mayor estrechamiento del

- Mayor costo en la
subestructura por presentar
apoyo intermedio.

- Mayor costo en
encofrados.

Segun el cuadro de

Ofrece desventajas
técnicas como
también
econdmicas por
presentar apoyos




cauce.
- Mayor socavacion sobre todo
la socavacion local.

referencial 3.7, es mas
costoso que el puente de
H°P° en un orden del 49.66
% pero es mMas econémico

intermedios se
puede calificar
esta alternativa

- Mayor riesgo de colapso. que un puenite en arco como: NO
- Mayor tiempo de ejecucién con ' RECOMENDAB
relacion al H°P®. LE
- Estado hidraulico favorable. - Mayor costo en los Al igual que la
- Socavacion local nula. cimientos de fundacion. primer alternativa,
- Menor riesgo de obstruccion de | - Mayor costo en los esta ofrece
palizada. materiales de fuqdacmn en ventajas técnicas

. . . cuanto a hormigén y acero
- Mayor tiempo de ejecucion. se refiere. pero

- Presenta complejidad en su
proceso constructivo.

- Es buena alternativa en cuanto
a estética se refiere.

- Segln cuadro 3.7, es de
mayor costo con relacion
al de H°P° en un orden del
67.58 % sin tomar en
cuenta que la
infraestructura se encarece
en suelos malos

econdémicamente
no es viable, se
puede calificar
esta alternativa

como: NO
RECOMENDABLE

- Estado hidraulico desfavorable.
- Mayor estrechamiento del
cauce por la presencia de apoyo
intermedio.

- existe socavacion local.

- El acero debe ser de buenas
caracteristicas de resistencia.

- Menor tiempo de ejecucién ya

- Segun el cuadro 3.6,
menor costo en la
superestructura pero
mayor costo en la
subestructura por presentar
apoyos intermedios.

- Segun cuadro 3.7, esta
alternativa se encarece en
el orden de 74.05 %
respecto al H°P° por

Técnicamente
esta alternativa no
es viable y
econdémicamente
la infraestructura
se ve encarecida
por los apoyos
intermedios, este

\V; que favorece la prefabricacion. tipo de puente ya
presentar apoyos no es de uso en el
intermedios. .
. medio ya que los
- Econémicamente son e
. uentes de
mas viables en puentes P -
. Hormigén ofrecen
ferroviarios. . .
mejores ventajas
para estas
longitudes.
NO
RECOMENDABLE
- Estado hidraulico desfavorable. | - Segun el cuadro 3.6, Técnicamente y
- Mayor socavacion y riesgo de | menor costo en la econémicamente
colapso por el estrechamiento superestructura Fero no es viable. Esta
v del cauce. mayor costo en la alternativa de

- Cubre tramos cortos.
-Variabilidad en la resistencia de
la madera.

- corta vida util.

subestructura por presentar
apoyos intermedios.

- Seglin cuadro 3.7, esta
alternativa se encarece en
el orden de 83.6% respecto

puente es de tipo
temporal y sus
ventajas se ven
reducidas en




al H°P® por presentar funcion al tiempo.
apoyos intermedios. NO

- Mayor costo de RECOMENDABLE
mantenimiento.

- Son puentes temporales.

Fuente: Elaboracion Propia.

De acuerdo al andlisis de las cinco alternativas de puentes, el tipo de puente que mejor se
ajusta al lugar de emplazamiento es la 1 ALTERNATIVA: PUENTE DE HORMIGON
PRETENSADO DE VIGAS AASHTO TIPO V SIMPLEMENTE APOYADQO, el cual

tiene una luz de 30 m.
3.1.3 GEOMETRIA DEL TABLERO
3.1.3.1 LONGITUDINAL

Realizado el levantamiento topogréfico y elaborado los planos de las curvas de nivel, se
puede percatar que el ancho del lecho ripioso de la quebrada es de 30 metros el cual se
pretende salvar con un puente de 3 vigas de Hormigdn Postensado con una longitud de 30

m. cada una.
3.1.3.2 TRANSVERSAL

La calzada estad conformada por dos carriles de ancho 3.65 m. cada una formando un ancho
de calzada total de 7.30 m. Para un adecuado desaguie se proveera de un bombeo de 2 % y

de la colocacidn de barbacanas cada 3 m. en todo lo largo del puente.
ACERA PEATONAL:

El ancho de la vereda es de 0.91 m. medido desde el borde exterior hasta el borde del

bordillo habiendo un ancho libre para el paso peatonal de 0.70 m.
a).- Justificacion sobre la eleccion de ancho libre para el paso peatonal:

La Norma ASSHTO LRFD 2004, en su comentario 13.11.2 recomienda tomar como ancho
para el paso peatonal las dimensiones de la figura 13.7.1.1-1, en la cual se muestra un
ancho de 1.50 m. (1500 mm.), Pero este ancho es adoptado para aceras de puentes ubicadas

en zonas urbanas donde circulan varias personas a la vez. También en la ASSHTO LRFD
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2004, en su apartado 13.7 pagina 13-7, recomienda que para aceras de BARANDAS
COMBINADAS (vehicular y peatonal) y ensayadas a choque junto con una acera, el ancho
para el paso peatonal debe ser de 1 m. (1000 mm.), el cual no se ajusta al lugar de
emplazamiento, ya que las barandas combinadas mencionadas por norma son usadas en
autopistas y carreteras donde se imprimen grandes velocidades y que también cumplen la
funcion de ser barandado vehicular. Para absorber el impacto de choque vehicular al
barandado, se disefiara la viga de borde para este fin cuyas dimensiones son justificadas a
continuacion en el apartado 3.1.3.3.

Observado que lo anterior no se ajusta a nuestro medio, se opta reducir el ancho de la acera

para la cual se recurre a las siguientes observaciones:

El puente en estudio se encuentra en una zona rural donde cominmente en nuestro medio
se aplican anchos para el paso peatonal mayores a 0.60 m. utilizadas por la ABC y que han

dado buen resultado en nuestro medio.

En el libro Disefio de Arquitectura “NEUFER” pagina 27, recomienda que el espacio
necesario para el transito de una persona no debe ser menor que 0.625 m. (625 mm.) y de
0.8 m. (800 mm.) para una persona con equipaje.

En base a todas estas observaciones se llega a justificar que un ancho libre para el paso

peatonal de 0.70 m. se acomoda a los requerimientos del puente en estudio.
3.1.3.3 VIGA DE BORDE

Se prevén en los bordes de las aceras, su funcion es proteger a los peatones y a los
vehiculos de posibles descarrilamientos, por tal motivo esta parte estructural es disefiado
para el impacto vehicular. Consistira en vigas de Hormigon Armado de 0.25 m de ancho y
una altura total de 0.45 m., siendo 0.25 m. que tendré de desnivel la parte superior de la

viga borde con la cara superior de la losa.
a).- Justificacion sobre la eleccion de 0.25 m. de desnivel

La norma ASSHTO LRFD 2004 en su apartado 13.11.2, menciona que la altura del cordén
no deberia ser mayor que 200 mm. (0.20 m.) ni menores que 150 mm. (0.15 m.), también
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se tiene la figura 13.7.1.1-1 de la misma norma como referencia en la cual se muestra una

altura de corddn menor o igual a 200 mm.

Dado a que estas alturas no se ajustan a la necesidad de proteccion de los peatones y a los
posibles descarrilamientos ante la ausencia de la baranda vehicular adicional que
recomienda la norma y que en este estudio es omitida por razones justificables, se ve la
necesidad de aumentar la altura de desnivel del bordillo segin lo recomendado por la
Norma ASSTHO ESTANDAR, donde para puentes vehiculares recomienda:

Altura minima 0.25 m., en la cual se estima que actuara una fuerza de choque de 7.5
KN/m., evitando descarrilamiento de vehiculos y el contacto de los peatones con la
superficie de rodamiento. Se opta por este valor tomando como referencia puentes del
medio que en su mayoria por no decir todos no presentan el barandado vehicular pero que
son disefiados con estas dimensiones y que han dado buen resultado sin presentar

inconvenientes.
3.1.4 TIPO DE SUBESTRUCTURA
3.1.4.1 ELECCION DEL TIPO DE ESTRIBO

Se optara como alternativas los estribos que mayormente son construidos en nuestro medio

las cuales se las menciona a continuacion.
1° ALTERNATIVA: ESTRIBO CERRADO DE HORMIGON ARMADO.
2° ALTERNATIVA: ESTRIBO CERRADO DE HORMIGON CICLOPEO.

Las caracteristicas y comparacién de ambas alternativas son detalladamente mencionadas
en el capitulo anterior en la seccion 2.3.3.4 DESCRIPCION DE ESTRIBOS
CONOCIDOS EN EL MEDIO.

Para el presente proyecto, se opta por un Estribo Cerrado de Hormigon Armado con
Alas oblicuas ya que econdmicamente es mejor que los estribos de H°C® para alturas
mayores a los 5.5 m., ofrece mayores ventajas y es la que mejor se ajusta a las

caracteristicas del lugar de emplazamiento.
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3.2 DISENO DE LA SUPERESTRUCTURA

3.2.1 DISENO DEL BARANDADO

3.2.1.1GEOMETRIA DE LA BARANDA

La baranda es la parte estructural del puente encargada de brindar seguridad a los peatones

y a los conductores.

La norma ASSHTO LRFD 2004 en su apartado 13.8.1 establece que la baranda debera
tener una altura minima de 1060 mm. (1.06 m.), y la abertura minima entre los elementos

longitudinales debera ser tal que no permita el paso de una esfera de 150 mm.

GRAFICO 3.1: GEOMETRIA DE LA BARANDA
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Fuente: Elaboracion Propia.

3.2.1.2 DISENO DEL PASAMANOS
El disefio del pasamanos estan realizados de acuerdo a lo establecido en las secciones 13.8
y 13.9 de la Norma AASHTO LRFD 2004.

Longitud del Pasamanos = 2 m
Area de la seccion del pasamanos = 0.0144 m>.
Peso especifico de Hormigon = 24 KN/m®
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DETERMINACION DE LAS CARGAS
GRAFICO 3.2: SECCION TRANSVERSAL DEL PASAMANOS

goc+W4+P

0.12 X

0.12

Fuente: Elaboracion Propia.

Cargas por peso propio del Pasamanos:
qdc = 0.346 KN/m.

Cargas vivas peatonales

De acuerdo a lo establecido en la seccion 13.8.2 LRFD, las cargas vivas que actlan
simultaneamente en los pasamanos son:

Una carga Puntual Ppl P = 0.89 KN.

Carga Distribuida gpl W = 0.73 KN/m.

CALCULO DE LOS MOMENTOS FLECTORES MAXIMOS

Momento flector debido al peso propio

My =42 = 0.173KN/m.

Momento flector debido a las cargas vivas
GRAFICO 3.3: CARGAS DEL PASAMANOS

Fuente: Elaboracién Propia.
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W+L? = PxL
M, = +

p =" +== = 0810KN/m

CALCULO DE CORTANTES MAXIMOS

Cortante debido al peso propio

Vge = 24 = 0.346 KN.

Cortante debido a las cargas vivas
La carga puntual P actuara a una distancia h” de la cara del apoyo, donde h es la altura de

la seccion transversal del pasamanos h =0.12 m.

Vo =24+ 282 = 1567 KN

MOMENTOS Y CORTANTES ULTIMOS
Se usara los factores de carga para la combinacién de carga en el Estado Limite de
Resistencia | (Tabla 3.4.1.1 del LRFD).

My = 1.25 % Mg, + 1.75 % M, = 1.634 KN*m,
Vy = 1.25% Vg + 1.75%V,, = 3.175KN.

DISENO DEL PASAMANOS POR FLEXION

Datos iniciales

h = 012 m Ec = 21882 MPa.
b = 012 m Es = 200E3 MPa.
d = 010 m f'c= 21  MPa.
d = 0.02 m fy = 420 MPa.

= 0.9 ParaFlexion. Mu = 1.634 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”
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d+|1- |1 2> My

= * - —_

¢ 0.85% @ f'c * b x d?
a= 8.869 mm.

Calculo de Cuantia Mecanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c -
= p= 0.0037
Calculo de As necesaria
As=p*bx*d As= 44.4 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

'c 0.003+Es
pb = al * Le,

7 Fooosmssy, PP= 00212

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*b*d  Asmax = 190.8 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigén minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = ;—; pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin = 39.6 mmZ
Resumen de As:
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Asnec= 44.4 mm?
Asmax = 190.8 mm?

Asmin = 39.6 mm?

Se usara la As = 44.4 mm?.

Eleccion del Didmetro de Acero
® 8 mm=1/16 plg = A =50.3 mm?
Bastaria solo una barra de @ 8 mm, pero constructivamente se pondrd 4 barras de ¢ 8
Usar: 408

DISENO POR CORTANTE
® = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 3.175 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Ve(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f c(MPa) Ve = 9348.45 N = 9.348 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5% d*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*Vc < Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* o*Vc =4.207 KN.
®d*Vc =8.413 KN.
4.207 KN >3.175 KN (NO NECESITA)
Tedricamente no se necesita As de Corte pero constructivamente se dispondra de armadura
minima:

Se usara: &6 c/25
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3.2.1.3 DISENO DE LOS POSTES DEL BARANDADO
CARGAS: Los postes de las barandas se deberan disefiar para una carga concentrada
“PLL” aplicada transversalmente en el centro de gravedad del elemento longitudinal

superior:
PLL=0.89 KN +0.73 KN/m * L.......... (13.8.2; ASSHTO LRFD 2004.)
Donde: L: Es la separacion entre postes.

Este andlisis se lo realiza en la seccion critica A-A (conexion del poste con la acera

peatonal.
GRAFICO 3.4: DISPOSICION DE LAS CARGAS DEL POSTE
0.15m 015m 7 ) _
- 0.02m PLL=0.89 KN + 0.73 KN/m * L. — PLI=089KN+073 KNm*L
0.12m o PASANANOS
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A
0.25m
—k

Fuente: Elaboracion Propia.

ANALISIS DE CARGAS
Carga debido al peso propio del barandado

qdc = q (poste) + q (pasamanos) qdc = 3.35KN

Carga debido a la carga viva del elemento superior

107



PLL=W L + P PLL = 2.35 KN.

CALCULO DE MOMENTOS FLECTORES MAXIMOS

No se tomara en cuenta el momento por peso propio del barandado con el fin de favorecer

a las sobrecargas vivas

CUADRO 3.14: MOMENTO FLEXIONANTE EN EL POSTE

Descripcion
de Carga Brazo Momento
la carga KN m. KN*m
PLL 2.35 1.02 2.397

Fuente: Elaboracion Propia.

CALCULO DE CORTANTES MAXIMOS

Cortante debido a la carga del elemento superior VPL= 2.35 KN.
MOMENTOS Y CORTANTES ULTIMOS

Se usara los factores de carga para la combinacién de carga en el Estado Limite de
Resistencia | (Tabla 3.4.1.1 del LRFD)

My = 1.25 % Mg. + 1.75 * My, Mu= 4195 KN*m

Vy = 1.25 % Vge + 175 %V, Vu = 4112 KN

DISENO DEL POSTE POR FLEXION

Datos iniciales:

h = 02 m Ec = 21882 MPa.
b = 0.15 m Es = 200E+03 MPa.
d = 0.18 m f'c= 21 MPa.
d = 0.02 m fy = 420 MPa.
¢ = 0.9 ParaFlexion. Mu = 4.195 KN*m.
al = 0.72 f'c<28MPa

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

108



d+[1- |1 2x My
= * - —_
¢ 0.85% @ f'c * b x d?

a= 9.946 mm.

Calculo de Cuantia Mecanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__0.85*axf'c

o p= 0.00235

Calculo de As necesaria.-

As=pxbxd As= 63.45 mmZ.

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

0.003+Es

coosmsiy, PP= 00212

f'c
b=alx—
p a *fy*

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*bxd  Asmax = 429.3 mm?.

Célculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigébn minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin= 89.91 mmZ.
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Resumen de As:
Asnec=  63.45 mm?.
Asmax=  429.3 mm?.
Asmin= 8991 mm?.

Se usara la As = 89.91 mm?. ya que es lo minimo aconsejable por norma.
Eleccion del Didametro de Acero
® 10 mm = 3/8 plg = A =78.5 mm?

numero de barras = 1.145 2 barras

se usara:

DISENO POR CORTANTE
@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu =4.112 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Vc(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * / f'c(MPa) Ve =21034 N = 21.03 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5% d*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* ®*Vc <Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc = 9.464KN.
®*Vc =18.927KN.
9.464 KN >4.112 KN (NO NECESITA)

Tedricamente no se necesita As de Corte pero constructivamente se dispondra de armadura

minima:

Se usara: & 6mm c/20
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3.2.2 DISENO DE LA ACERA PEATONAL

Este analisis se lo realiza en la seccion critica B-B (conexion de la acera peatonal con el
bordillo). Las dimensiones de la acera difieren de las recomendadas por la norma y estan
previamente justificadas al inicio de este capitulo en el subtitulo 3.2.1 a. (Geometria
transversal del tablero — Acera peatonal — a) Justificacion sobre el ancho libre para el paso

peatonal).

GRAFICO 3.5: GEOMETRIA DE LA ACERA
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Fuente: Elaboracién Propia.
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La distancia al centro de gravedad del poste es 0.05 m. medido desde la cara interna del

poste hacia la izquierda.

ANALISIS DE LAS CARGAS

Cargas de Permanentes: Peso Propio del barandado (postes y pasamanos).
Peso Propio de la acera.

Cargas Vivas: Cargas vivas del barandado (verticales y horizontales).
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Carga viva Peatonal. (q peatonal = 3.6 KN/m2. 3.6.1.6 A. LRFD).
Carga viva por descarrilamiento.
Incremento por Carga dinamica. (33% de Carga viva).

Carga viva por descarrilamiento

Es una de las ruedas delanteras del camion de disefio ubicada a 0.30 m. de la cara interna

del barandado.

GRAFICO 3.6: CARGAS POR EJE DEL CAMION DE DISENO.

e Mt

35000 N 143000 N 145000 N

P. eje = 35000 N. P. rueda = 17500 N.
Fuente: ASSHTO LRFD 2004.

Célculo del ancho de faja equivalente
Para hormigon colocado in situ (vuelo) Tabla 4.6.2.1.3-1 ASSHTO LRFD 2004

E =1140 + 0.833*X (mm)
X =170 mm. (Distancia entre la carga y el punto de apoyo).
E=1.281m.

Carga de la rueda para un metro de ancho.

qrueda=Prueda/E =13.66 KN/m.

HIPOTESIS DE CARGAS

Se presentan dos tipos de Hipdtesis cuyas diferencias radican en la presencia de la carga de

descarrilamiento en lugar de todas las cargas vivas de la acera, barandado, o viceversa.
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1.095m

GRAFICO 3.7: HIPOTESIS DE CARGA PARA LA ACERA.

HIPOTESIS I

PLL=0.89KN+0.73 KNm*L

]/_L N58m /]V
T ,0.235m |
- m
034m
PP_] /I%
¢ q Peatonal
q Acera — B
T
4 - - 0.15m
B
F—047m >
5
68 m
003 m 0.68

Fuente: Elaboracién Propia.

Cargas de Hipotesis |
Peso propio de la baranda
Peso propio de la Acera
Cargas vivas de la Baranda.

Carga Peatonal.

HIPOTESIS IT

Cargas de Hipotesis 11

Peso propio de la baranda.

Peso propio de la acera.

Carga de descarrilamiento.

CUADRO 3.15: MOMENTOS FLECTORES Y CORTANTES PARA LA ACERA

TIPO DESIGNACION DE LA CARGA CARGA | BRAZO M v

KN/m m KN*m/m| KN/m
DC |Baranda = (g postes + g pasamanos) / 2 1.677 0.58 0.973 1.677
DC |qacera=(0.15*0.28*24) 2.448 0.34 0.832 2.448
PL |PLL =(0.89+0.73*2) /2 1.175 1.095 1.286 1.175
PL |q peatonal = 3.6 KN/m2 *0.47m 1.692 0.235 0.397 1.692
PL | por descarrilamiento 13.66 0.17 2.322 13.66
PL | Por impacto = 33% de carga viva 4.507 0.17 0.766 4.507

Fuente: Elaboracién Propia.
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MOMENTOS FLECTORES Y ESFUERZOS CORTANTES ULTIMOS
Se usara los factores de carga para la combinacion de carga en el Estado Limite de
Resistencia | (Tabla 3.4.1.1 del LRFD).

My = 1.25 * Mg, + 1.75 * My,

Vy = 1.25 % Ve + 1.75 * Vy,

PARA HIPOTESIS | PARA HIPOTESIS II
M ul = 3.149 KN*m/m. Mull =7.66 KN*m/m.
Vul =10.173 KN/ m. Vull = 36.95 KN/m

MOMENTOS FLECTORES Y ESFUERZOS CORTANTES ULTIMOS DE
DISENO
Mu=7.66 KN*m/m

Vu =36.95 KN/m.

DISENO DE LA ACERA PEATONAL POR FLEXION

Datos iniciales:

h = 0.15 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E+03 MPa.
d = 013 m flc= 21 MPa.
d = 0.02 m fy = 420 MPa.

= 0.9 ParaFlexiéon. Mu = 7.66 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d+|1- [1 2x My
= * — —_
4 0.85% @ * f'c * b * d?

a= 3.721 mm.
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Calculo de Cuantia Mecanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c

o p= 0.0012

Calculo de As necesaria.-

As=p*bxd As= 158.14 mm?

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

0.003+Es

coosmsrs, PP= 00212

f'c
b=alx—
p a *fy*

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia méxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Célculo de As Méaxima.- Es la méaxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax *b*d  Asmax= 2064.7 mm-.

Calculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigén minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin= 433.29 mmZ

Resumen de As:
Asnec=  158.14  mm’,
Asmax= 20647  mm-
Asmin= 43329  mmZ.
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Se usara la As = 433.29 mmZ. ya que es lo minimo aconsejable por norma.
Eleccion del Didmetro de Acero
®12mm=1/2plg = A=113mm*

numero de barras = 3.8 4 barras

La armadura calculada es para una faja de 1 metro de ancho, la disposicion de la armadura

sera:

| ®12mm/15cm |

DISENO POR CORTANTE
@® = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 36.95 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Ve(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f c(MPa) Ve = 101270 N = 101.27 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5% d*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*Vc < Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc =45.574 KN.
®d*Vc =91.147 KN.

36.95 KN > 45,574 KN (NO NECESITA)
No se necesita As de Corte
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3.2.3 DISENO DEL BORDILLO O VIGA DE BORDE
Este analisis se lo realiza en la seccion critica C — C.
GRAFICO 3.8: DISPOSICION DE CARGAS PARA EL BORDILLO.

0.15m

PLL=089KN+073KNm*L

0.23m
==

0.70 m y

q Peatonal
q Acera lq Bordillo | , 9 Choque

| 15
Bordillo 0.25m

/

L

- o8 m ?H\I{ o_:ﬂo m

Fuente: Elaboracién Propia.

CUADRO 3.16: MOMENTOS FLECTORES Y CORTANTES PARA EL
BORDILLO.

CARGA|BRAZO M V

TIPO DESIGNACION DE LA CARGA

KN/m m KN*m/m| KN/m

DC |Baranda = (q postes + g pasamanos) /2| 1.677 | 0.810 1.358 -

DC |qacera = (0.15*0.68*24) 2.448 | 0570 | 1.395 -
DC | q bordillo=((0.23+0.25)/2)*24 1.440 | 0.115 | 0.165 -
PL |PLL =(0.89+0.73*2) / 2 1175 | 1.270 | 1.492 | 1.175
PL |q peatonal = 3.60 KN/m2 *0.70m 2520 | 0.35 | 0.882 -
PL |q chogue = 7.5 KN/m 75 025 | 1.875 | 7.50

Fuente: Elaboracién Propia.
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MOMENTOS FLECTORES Y ESFUERZOS CORTANTES ULTIMOS
Se usara los factores de carga para la combinacién de carga en el Estado Limite de
Resistencia | (Tabla 3.4.1.1 del LRFD).

My = 1.25 x My, + 1.75 * My, Mu =8.471 KN*m/m

Vy =125 Vg + 1.75 x Vp Vu=19512 KN/m

DISENO DEL BORDILLO POR FLEXION

Datos iniciales:

h = 025 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E+03 MPa.
d = 023 m f'c= 21 MPa.
d = 002 m fy = 420  MPa.
® = 0.9 ParaFlexiéon. Mu = 8.471 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucién rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d«|1- |1 2 My
=d % — —
4 0.85+@ « f'c*b+d?

a= 2.304 mm.

Calculo de Cuantia Mecéanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c -
P=—"Fa p = 0.000426

Calculo de As necesaria.-

As=px*bx*d As= 97.92 mmZ

Célculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relaciéon la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.
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! 0.003*E.
pb = al LS Q003+Es
fy 0.003+Es+fy

pb = 0.0212

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*bxd  Asmax = 3657 mm?.

Célculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigon minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Calculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin b *d Asmin= 766.6 mm>.

Resumen de As:

Asnec= 97.92 mm?,
Asmax = 3657 mm?,
Asmin = 766.6 mm?.

Se usara la As = 766.6 mm2 ya que es lo minimo aconsejable por norma.
Eleccion del Didmetro de Acero
®12mm=1/2plg = A=113 mm%

ndmero de barras = 6.787 7 barras

La armadura calculada es para una faja de 1 metro de ancho, la disposicion de la armadura

sera:

’ ®12mm/15cm
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DISENO POR CORTANTE
@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu =19.512 KN. (Cortante Ultimo)

Célculo de resistencia al corte del Hormigon

Vc(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * ./ f'c(MPa) Ve =179178 N =179.18 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5* o*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*Vc < Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* d*Vc =80.63 KN.
®*Vec =161.26 KN.
19.512 KN > 80.63 KN (NO NECESITA)

3.2.4 DISENO DE LA LOSA
Se realiza este disefio mediante el método aproximado de las fajas Equivalentes propuesto
por la ASSTHO LRFD 2004.
3.2.4.1 ESPACIAMIENTO ENTRE VIGAS
GRAFICO 3.9: SECCION TRANSVERSAL DEL TABLERO.

P P P P
_0.6m]| 18 .5 | 1.8m h
L+ " A ¥ \L
= C
/II/ a /IE S /II/ S e a e

Fuente: Elaboracion Propia.
IMC=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:
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fe = (3s + 3a - 6,60)/s
Ancho de calzada W = 7,30 m., entonces tenemos:
2s+2a=17,30 despejando (a) se tiene: a=(7,30-2s)/2
reeplazando:
fe = (3s+1,5(7,30 - 2s) - 6,60)/s fe =
4,35/s si:

Fraccion de carga para vigas internas segun Belmonte es: fi = 0,596s

Igualando:  fe =fi 0,596s = 4,35/s despejando “s” se tiene :
s = (4,35/0,596)"0,5 s= 2,70 m.
Por tanto:
a=0,95m. fe = 0,805 fi = 0,805

3.2.4.2 PREDIMESIONAMIENTO
3.2.4.2.1 ESPESOR DE LA LOSA

Se recurre a la seccion 2.5.2.6.3 de la Norma ASSTHO LRFD 2004, en la cual se propone
ecuaciones que permite estimar el espesor de la losa de acuerdo el posicionamiento de la
armadura principal respecto al trafico y el tipo de tramo, la altura minima recomendable es

h>175mm = 18 cm.

h_s+3000
30

S = Longitud de espaciamiento entre vigas (mm.).
Para S=2700 mm. h =190 mm.

Se asume una altura de losa igual h =200 mm. =0.20 m.
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3.2422 ALTURAY TIPO DE VIGA

La seccion 2.5.2.6.3 de la Norma ASSTHO LRFD 2004, también propone ecuaciones para
la estimacion de la altura de la viga en funcién su longitud. Para tramo simple h = 0.045*L
lo cual por recomendaciones de clase y mayor seguridad se opta por h = 0.05*L que

ofrecera valores mas conservadores.
Para L =30 m. h=1.50 m.

La norma ASSTHO proporciona 6 tipos de seccidn para vigas segun la longitud del claro
(anexo A del Libro de Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado de Arthur H. Nilson)

Se opta como seccidn la Tipo V que cubre luces de 27 a 37 m., se ajustara la altura a 1.50

m.

GRAFICO 3.10: SECCION TRANSVERSAL DE LA VIGA TIPO V (m).

ASSHTO TIPO V (m)
0.105

I 0.70 |
Fuente: Libro Nilson “Diserio de Estructuras de concreto presforzado”.
3.2.4.3 DISENO DE LA LOSA EXTERIOR

Segun en el apartado 4.6.2.1.6 ASSTHO LRFD 2004 el estudio de las solicitaciones se las

debe realizar a un tercio del ancho del ala es decir:

Xi=0.105/3 = 0.35m.
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ANALISIS DE CARGAS

Se tomara en cuenta todas las cargas vivas y permanentes provenientes del barandado,
acera, bordillo y losa, también existira la carga vehicular equivalente al peso de la rueda

trasera del vehiculo Tipo ubicado a 0.30 m del bordillo.
Carga debido a la rueda del camion
Q eje = 145000 N. Prueda= Qeje/2 =72500 N.
Calculo del ancho de faja equivalente para vuelo
Ev =1140 + 0.833*X X : Distancia de la carga al punto de estudio

X=1.20-0.25-0.30 -0.35 = 0.3 m. = 300 mm.
Ev=1.39m.

Carga de rueda para 1 m. de ancho: qrueda=Prueda/Ev ; qrueda=52.16 KN/m.

GRAFICO 3.11: GEOMETRIA Y DISPOSICION DE LAS CARGAS EN LA LOSA

0.15m
| —|
PLL=0.89 KN +0.73 KNm*L |
e |
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.
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) Sl —
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} 085m

\

|

|

[

I

I

L )

1 143m

(
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Fuente: Elaboracion Propia.
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CUADRO 3.17: MOMENTOS FLECTORES Y CORTANTES PARA LA LOSA
EXTERIOR

TIPO DESIGNACION DE LA CARGA CARGA | BRAZO M v
KN/m m KN*m/m| KN/m
DC |Baranda = (q postes + g pasamanos) / 2| 1.677 1.43 2.398 1.677
DC |qacera =(0.15*0.68*24) 2448 | 1.190 2.913 2.448
DC |q bordillo=((0.23+0.25)/2)*0.25*24 1.44 0.735 1.058 1.44
DC |qlosa=(0.20*0.85*24) 408 | 0.3375 | 1.377 4.08
DW |q c.rodadura= (0.05*0.6*24) 0.72 0.3 0.216 0.72
PL |PLL =(0.89+0.73*2)/2 1.175 | 1.370 1.609 -
PL |q peatonal = 3.60 KN/m2 *0.70m 2.52 0.97 2.444 | 2.520
LL |qrueda =P rueda/Ev 52.16 0.3 15.648 | 52.16
IM | g incremento por carga dindmica 17.212 0.3 5.163 | 17.212

Fuente: Elaboracion Propia.
MOMENTOS FLECTORES Y ESFUERZOS CORTANTES ULTIMOS
Estado Limite de Resistencia I:

U=125*DC + 1.50*DW + 1.75*PL + 1.75*LL + 1.75*IM

Mu= 43.835 KN*m/m
Vu= 138.948 KN/m

DISENO DE LA LOSA EXTERNA POR FLEXION

Datos iniciales:

h = 020 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E+03 MPa.
d = 0175 m flc= 21 MPa.
d= 0025 m fy = 420 MPa.
o = 0.9 ParaFlexiéon. Mu = 43.835 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucién rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”
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d+[1- |1 2x My
= * - —_
¢ 0.85% @ f'c * b x d?

a= 16.356 mm.

Calculo de Cuantia Mecanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__0.85*axf'c

o p= 0.00397

Calculo de As necesaria.-

As=pxbxd As= 695.13 mm?

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

0.003+Es

coosmery, PP= 00212

f'c
b=alx—
p a *fy*

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*b*xd  Asmax = 2782.5 mm?.

Célculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigébn minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin= 577.5 mmZ.
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Resumen de As:
Asnec= 69513  mm-
Asmax= 27825 mm°
Asmin= 5775 mm?.

Se usara la As = 695.13 mm?.
Eleccion del Diametro de Acero
®12mm=12plg = A=113mm*

numero de barras = 6.15 7 barras
Seusara7 ® 12

La armadura calculada es para una faja de 1 metro de ancho, la disposicion de la armadura

sera:

| ®12mm/15cm |

3.2.4.4 DISENO DE LA LOSA INTERIOR

ANCHOS DE FAJA EQUIVALENTES
Para M(+) E(M+) =660 + 0.55*S ; S=2700 mm.
E(M+) = 2.145 m.
Para M(-) E(M -) =1220 + 0.25*S ;S =2700 mm.
E(M -) = 1.895 m.
Donde S: Separacidn entre vigas de eje a eje.
E(M+) : Ancho de faja equivalente para momento positivo.

E(M -) : Ancho de faja equivalente para momento negativo.
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ANALISIS DE CARGAS PERMANENTES

GRAFICO 3.12: GEOMETRIA DE LA ESTRUCTURA

A A A

- 120 —F 2.70 + 2.70 A 1.20

=

Fuente: Elaboracién Propia.

CUADRO 3.18: FUERZAS Y MOMENTOS PARA LA IDEALIZACION DEL

TABLERO
CARGA BRAZO M
DESIGNACION (m) (KN*m/m)

Q baranda 1.677 KN/m 0.705 1.182
Q acera=0.68*0.15*24 2.448 KN/m 0.465 1.138
Q bordillo = ((0.23+0.25)/2)*0.25*24 144.0 Kg/m - -
Wrodadura=0.05*7.3*24/7.3 1.44 KN/m/m - -
WIlosa = 0.20*24 4.80KN/m/m - -

Fuente: Elaboracién Propia.

GRAFICO 3.13: IDEALIZACION DEL TABLERO

q baranda + q stera + g bordille q baranda + g acera + o bordilk
356 EN/m 5.56 ENim

W Lozsa= 4.8 EN/m'm

__~ Wrodadura = 1.20 EN/m'm

M baranda + M poera “MIM-E'F_M_H!T:I
2.32 KN*m/m " 2.70 i 270 ¥ 2.32 KN*m/m
—120 —4 —12 —

Fuente: Elaboracién Propia.

CALCULO DE MOMENTOS POSITIVOS (+) Y NEGATIVOS (-) DEBIDO A
CARGAS PERMANENTES Y PESO PROPIO DE LA LOSA “DC”:

Célculo de Momento maximo positivo (+) y Mto. Max. Negativo ( - ) para cargas por

peso propio:
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M max(+)DC = 3.573 KN*m/m. Ubicado a 1.76 m. medido desde la izquierda.
M max(-)DC = -11.758 KN*m/m. Ubicado a 1.2 m. medido desde la izquierda.

Célculo de momento (+) de carga por peso propio en la seccion de maximo momento
(+) de la carga viva a 2.10 m. medido desde la izquierda (HIPOTESIS I11):

M (+)(2.1)DC = - 3.450 KN*m/m Ubicado a 2.1m. medido desde la izquierda.

Célculo de Momento ( - ) por cargas permanentes y peso propio de la losa en la
seccion de maximo momento ( - ) de la carga viva a 3.9 m. medido desde la izquierda
(HIPOTESIS V):

M (-)(3.9)DC = (+) 1.503 KN*m/m Ubicado a 3.9 m. medido desde la izquierda.

CALCULO DE MOMENTOS POSITIVOS (+) Y NEGATIVOS (-) DEBIDO A LA
CAPA DE RODADURA “DW?”:

Calculo de Momento maximo positivo (+) y Mto. Max. Negativo ( - ) debido a la capa

de rodadura:
M max(+)DW = 0.416 KN*m/m Ubicado a 2.46 m. medido desde la izquierda.
Mmax( - )DW = - 0.823 KN*m/m Ubicado a 3.9 m. medido desde la izquierda.

Calculo de momento (+) debido a la capa de rodadura en la seccion de maximo

momento (+) por cargas permanentes y peso propio de la losa:
M (+)(1.76)DW = 0.119 KN*m/m.  Ubicado a 1.76 m. medido desde la izquierda.

Calculo de momento (+) debido a la capa de rodadura en la seccion de maximo
momento (+) por carga viva (HIPOTESIS I11):

M (+)(2.1)DW = 0.337 KN*m/m. Ubicado a 2.1 m. medido desde la izquierda.

Célculo de momento ( - ) debido a la capa de rodadura en la seccion de maximo

momento ( - ) cargas permanentes y peso propio de la losa:
M (-)(1.20)DW = - 0.541 KN*m/m. Ubicado a 1.20 m. medido desde la izquierda.
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Célculo de momento ( - ) debido a la capa de rodadura en la seccion de maximo

momento ( - ) por carga viva a 3.9 o centro de la estructura (HIPOTESIS V):

M (-)(3.90)DW = - 0.823 KN*m/m. Ubicado a 3.90 m. medido desde la

izquierda.

CALCULO DE MOMENTOS MAXIMOS POSITIVOS (+) Y MAXIMOS
NEGATIVOS (-) DEBIDO A CARGAS VIVAS “LL”:

Se deberd posicionar las cargas provenientes del camion Tipo en una posicion que
produzca los maximos momentos positivos y negativos. Para el calculo de estos momentos

se analizaran las siguientes hipdtesis presentadas a continuacion:

GRAFICO 3.14: HIPOTESIS I: Un solo camién ubicado a 1.20 m. desde lado

izquierdo

HIPGTESIS |
P P
i’ 1.20 18
" ¢
T&_ 71"‘;:‘%7‘
¥— 120 —¢ 2.70 e 2.70 H— 120 —F
(M)
- 18.125 KN*m
+31.416 KN*m

Fuente: Elaboracion Propia.

Mmax(+) = + 31.416 KN*m. Para un ancho de Faja E(+) Ubicado en la seccién a 3 m del

lado izquierdo.

Mmax(-) = - 18.125 KN*m. Para un ancho de Faja E(-) Ubicado en la seccion a 3.9 m del
lado izquierdo.
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GRAFICO 3.15: HIPOTESIS II: Un solo camién ubicado a 1.65 m. desde lado

izquierdo
HIPOTESIS Il
P P
{’ 1.65 ;i; 13 (i;
AN AN A
H— 120 —¢ 2.70 " 2.70 H#— 120 —F
(M)

- 20350 EN*m

ST

Fuente: Elaboracion Propia.

Mmax(+) = + 29.226 KN*m. Para un ancho de Faja E(+) Ubicado en la seccion a 1.65 m.

del lado izquierdo.

Mmax(-) = - 20.390 KN*m. Para un ancho de Faja E(-) Ubicado en la secci6n a 3.9 m. del

lado izquierdo.

GRAFICO 3.16: HIPOTESIS Ill: Un solo camién ubicado a 2.10 m. desde lado

izquierdo

HIPGTESIS 1il

k 210 1.8

- 1450 EN*m

A

+ 38 666 KN*m

Fuente: Elaboracion Propia.
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Mmax(+)LL = + 38.666 KN*m. Para un ancho de Faja E(+) Ubicado en la seccion a 2.10

m del lado izquierdo.
Mmax(+) / E(+)

Mmax(+)LL = + 18.068 KN*m/m. Para un ancho de 1m Ubicado en la seccion a 2.10 m.

del lado izquierdo.
Momento positivo por impacto (33% de la carga viva)

Mmax(+)IM =5.962 KN*m/m. Para un ancho de 1m Ubicado en la seccion a 2.10 m. del

lado izquierdo.

Mmax(-)LL = - 14.50 KN*m. Para un ancho de Faja E(-) Ubicado en la seccién a 3.9 m.
del lado izquierdo.

Calculo de momento maximo positivo (+) por carga viva (Hipdtesis 111) en la seccion

de momento maximo (+) debido a las cargas permanentes y peso propio de la losa:

Mmax(+)(1.76)LL = + 24.059 KN*m. Para un ancho de Faja E(+) Ubicado en la seccion a
1.76 m. del lado izquierdo.

Mmax(+) / E(+)

Mmax(+)(1.76)LL = + 11.216 KN*m/m. Para un ancho de 1m Ubicado en la seccion a

1.76 m. del lado izquierdo.
Momento positivo por impacto (33% de la carga viva)

M(+)IM = 3.701 KN*m/m. Para un ancho de 1 m. Ubicado en la seccion a 1.76 m del

lado izquierdo.
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GRAFICO 3.17: HIPOTESIS IV: Un solo camién ubicado a 3.0 m. desde lado

izquierdo

HIPGTESIS IV
P P
b 3.0 18
! 1
F— 120 —¢ 2.70 i 2.70 A— 1.20 —F
(M)
-36.25 KN#m
i
L1
A
Fo N
}.-' '\..\\
I
§ / .\
_ / A —
T— N
+15.333 KN*m +19.333 KN*m

Fuente: Elaboracion Propia.

Mmax(+) =+ 19.333 KN*m. Para un ancho de Faja E(+) Ubicado en la seccion a 3 m. del

lado izquierdo.

Mmax(-) = - 36.25 KN*m. Para un ancho de Faja E(-) Ubicado en la seccion a 3.9 m. del
lado izquierdo.

GRAFICO 3.18: HIPOTESIS V: Dos camiones ubicado a 1.50 m. desde lado

izquierdo y separados a 1.2 m. entre si.

HIPOTESIS V

P P P P
L" 1_50 1-8 1.2 1.8

H— 120 — 2.70 ¥ 2.70

1.20 —F

“ - ) L% L /

" - i«

+15.63 EIN¥*m

S
o

Fuente: Elaboracion Propia.
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Mmax(+)LL = + 19.63 KN*m. Para un ancho de Faja E(+) Ubicado en la seccion a 1.50

m. del lado izquierdo.

Mmax(-)LL = - 40.81 KN*m. Para un ancho de Faja E(-) Ubicado en la seccion a 3.9 m.

del lado izquierdo o en centro de la estructura.
Mmax(-) / E(-)

Mmax(-)LL = - 21.535 KN*m/m. Para un ancho de 1m Ubicado en la seccién a 3.90 m.

del lado izquierdo o en centro de la estructura.
Momento Negativo por impacto (33% de la carga viva)

Mmax(-)IM = - 7.106 KN*m/m. Para un ancho de 1m Ubicado en la seccion a 3.90 m.

del lado izquierdo o en centro de la estructura.

Calculo de momento maximo negativo (-) por carga viva (Hipotesis V) en la seccion
de momento maximo (-) debido a las cargas permanentes y peso propio de la Losa
“DC”: Mmax(-)(1.20)LL = 0 KN*m.

CALCULO DE MOMENTOS FLECTORES POSITIVOS (+) ULTIMOS
Para el estado de resistencia I:

Mu(+) = 1.25*DC + 1.50*DW + m*1.75%(LL +IM)
m = 1.20 : Factor de presencia multiple para un carril cargado.

CUADRO 3.19: RESUMEN DE MOMENTOS FLECTORES POSITIVOS KN*m/m

DESIGNACION DE LAS CARGAS | SECCION 1.760 | SECCION 2.10
Peso propio DC 3.573 - 3.450
Capa de Rodadura DW 0.119 0.337
Carga Viva LL 11.216 18.068
Incremento por carga Dindmica IM 3.701 5.962

Fuente: Elaboracion Propia.
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Para la seccién 1.76 m.

Mu(+)= 35.969 KN*m/m.
Para la seccion 2.10 m.

Mu(+)= 46.656 KN*m/m.
3.24.4.1 DISENO DE LA LOSA INTERNA POR FLEXION (MOMENTO
POSITIVO)

Datos iniciales:
h = 0.20 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E+03 MPa.
d = 0.175 m flc= 21 MPa.
d = 0.025 m fy = 420 MPa.
$ = 0.9 ParaFlexion. Mu = 46.656 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos

gue tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d«|1- |1 2 My

=d * — —

4 0.85+@ « f'c*b+d?
a-= 17.467 mm.

Caélculo de Cuantia Mecéanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

p =28l o 0.00424

fyxd

Calculo de As necesaria.-

As=p*bxd As= 742.35 mm*

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

134



pb = a1 #LSx 2003ES by = 00212

fy 0.003+Es+fy

Calculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*b*d  Asmax = 2782.5 mm?.

Célculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigon minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Calculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin xb *d Asmin= 583.3 mmZ.

Resumen de As:
Asnec= 7423 mm?.
Asmax= 27825  mm-.
Asmin = 583.3 mm?Z.

Se usara la As = 742.3 mm?.
Eleccion del Diametro de Acero
®12mm=1/2plg = A=113 mm%

ndmero de barras = 6.569 7 barras
Seusara7 ® 12

La armadura calculada es para una faja de 1 metro de ancho, la disposicion de la armadura

sera:

’ ®12mm/15cm
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Armadura de distribucion.- Segun la norma ASSHTO LRFD 2004 en el apartado
9.7.3.2. En la parte inferior de las losas se debera disponer armadura en la direccion
secundaria; esta armadura se deberd calcular como un porcentaje de la armadura principal

para momento positivo:
Para armadura principal perpendicular al trafico:

1750 < 67%
N 0

Donde S: Longitud de tramo efectiva. S =2700 mm.

1750 — 784
\/§ - .

Por tanto: As distribucion = 67 % de As positiva = 0.67 * 742.3 mm? = 497.3 mm>.
® 10 mm =3/8 plg = A =78.5 mmZ.

Numero de barras = 6.335 7 barras

| Usar: ® 10 mm/15cm |

CALCULO DE MOMENTOS FLECTORES NEGATIVOS (-) ULTIMOS
Para el estado de resistencia l:  Mu(-) = 1.25*DC + 1.50*DW + m*1.75*(LL +IM)
m = 1.0 : Factor de presencia multiple para dos carriles cargados.

CUADRO 3.20: RESUMEN DE MOMENTOS FLECTORES NEGATIVOS

KN*m/m
DESIGNACION DE LAS CARGAS | SECCION 1.20 | SECCION 3.90
Peso propio DC -11.758 + 1.503
Capa de Rodadura DW -0.541 -0.823
Carga Viva LL 0 -21.535
Incremento por carga Dindmica IM 0 -7.106

Fuente: Elaboracion Propia.
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Para la seccién 1.20 m.
Mu(-)= - 15.508 KN*m/m

Para la seccién 3.90 m.
Mu(-)= - 49477 KN*m/m

3.24.42 DISENO DE LA LOSA INTERNA POR FLEXION (MOMENTO
NEGATIVO)
Datos iniciales:

h = 020 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E+03 MPa.
d 0.175 m f'c= 21 MPa.
d= 0025 m fy = 420 MPa.
o = 0.9 ParaFlexion. Mu = 49477 KN*m.

0.72 f'c<28 MPa

Q
[
1

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucién rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d+|1- |1 2* My

= * — —_

¢ 0.85% @ * f'c * b * d?
a= 18.585 mm.

Calculo de Cuantia Mecanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

p=28aTe o 0.00424

fyxd

Calculo de As necesaria.-

As=px*b*d As= 789.8 mm>

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.
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! 0.003*E.
pb = al LS Q003+Es
fy 0.003+Es+fy

pb = 0.0212

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*b*d  Asmax = 2782.5 mm?.

Célculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigon minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Calculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin b *d Asmin= 583.3 mmZ.

Resumen de As:
Asnec= 789.8 mm?,
Asmax= 27825 mm?,

Asmin = 583.3 mm?.

Se usara la As = 789.8 mm?.
Elecciéon del Diametro de Acero
®12mm=1/2plg = A=113 mm%

ndmero de barras = 6.9857 7 barras
Seusara7 ® 12

La armadura calculada es para una faja de 1 metro de ancho, la disposicion de la armadura

sera:

’ ®12mm/15cm
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3.2.5 DISENO DE LAS VIGAS DE HORMIGON POSTENSADO
En vigas de hormigdn postensado se pueden diferenciar los siguientes estadios:
Estadio I: Estado inicial, la viga es una masa que esta sobre una pista.

Estadio II: Estado inicial de pretensado, existen 2 acciones, la del peso propio y la fuerza

de pretensado.

Estadio I11: Estado de carga Balanceada, es un estado ideal pero dificil de lograrla por la

complejidad de calcular las cargas vivas con total exactitud.

Estadio IV: Estado Limite de servicio, donde existen todas las acciones provenientes del

peso propio, cargas vivas y fuerza de pretensado.

Para el siguiente estudio se formularon las siguientes hipétesis de estadios, las cuales son

las mas relevantes:

Estadio I: donde solo existirdn las acciones de peso propio de la viga y la fuerza de

pretensado para un tiempo inicial (to) con la seccion simple.

Estadio 1l: Se analizara en el Estado limite de Servicio, donde actan todas las acciones de
peso propio (viga, tablero, diafragmas), las cargas vivas y la fuerza de pretensado, la

seccidn es compuesta.

3.2.5.1 ANALISIS DE LAS CARGAS

3.2.5.1.2 DEBIDO A CARGAS PERMANENTES

Debido al Tablero: incluye (barandado, acera, bordillo y losa).

CUADRO 3.21: FUERZAS Y MOMENTOS PARA LA IDEALIZACION DEL

TABLERO
CARGA BRAZO M
DESIGNACION (m) (Kg*m/m)
Q baranda 1.677 KN/m 0.705 1.182
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Q acera =0.68*0.15*24 2.448 KN/m. 0.465 1.138
Q bordillo = ((0.23+0.25)/2)*0.25*24 1.44 KN/m. - -
Wrodadura=0.05*7.3*24/7.3 1.20 KN/m/m. - -
Wilosa = 0.20*24 4.80 KN/m/m. - -

Fuente: Elaboracion Propia.

GRAFICO 3.19: IDEALIZACION DE LAS CARGAS DEL TABLERO

q baranda + g acera + g bordille q baranda + q acera + q bordillo
3.565 KN/m 3.365 KIN/'m
M_lbalglnd._u -*M BCEra f Mg.lru_l:bd.:! + l*l acer:
;.3; RN il 112u L+ 2.?0 vl 2_?':' L L./SIL RN pualhadl

ey -

R . ext. R v int. R v et

Fuente: Elaboracién Propia.
Reaccion viga externa = 22.717 KN/m.
Reaccion viga interna = 3.135 KN/m.

GRAFICO 3.20: IDEALIZACION DE LA CAPA DE RODADURA

025 m
I
| ’L’ | '\}‘ | Wrodadvura = 1.20 EN/m'm .1; | :!{ | |
o— 1.20 i 2.70 Tf 2.70 - 1.20 —1

R v.ext R v.int Rw. ext.

Fuente: Elaboracion Propia.
Reaccion viga externa = 2.656 KN/m.

Reaccion viga interna = 3.448 KN/m.
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GRAFICO 3.21: CARGAS DEBIDO A LA VIGA

W viga apoyo A—160——F
. I ! { | .
1 1 il ! | Wviga | 1 il I
774;}7‘ 30 m "4}"
! “
Fuente: Elaboracion Propia.
W viga = A viga * y H* = 14.835 KN/m
W viga apoyo = (A viga apoyo - A viga) * y H* = 11.415 KN/m.
GRAFICO 3.22: CARGAS DEBIDO A LOS DIAFRAGMAS
0.20
I_—l_| : Il—_ll_
+
A dia. inter // /
A dia. ext
1.20 | 2.70 | 2.70 | 1.20

Fuente: Elaboracién Propia.
P dia. Ext. = A dia ext. * 0.20 m. * yH" = 8.085 KN.
P dia. Int. = Adiaint. *0.20 m. * yH* = 11.613 KN.

GRAFICO 3.23: CARGAS DE LOS DIAFRAGMAS EXTERNOS

P dia ext P dia ext P dia ext P dia ext
;\ //\\
e —— A
—— 10m I 10 m | 10m |

Fuente: Elaboracion Propia.
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GRAFICO 3.24: CARGAS DE LOS DIAFRAGMAS INTERNOS.

P dia inter P dia inter P dia inter P dia inter
' FERN
————
10m 1om | 10m

Fuente: Elaboracion Propia.
3.2.5.1.3 CARGAS VIVAS
3.2.5.1.3.1 Teorema de Barré

Este teorema es utilizado para la determinacion de los momentos flectores maximos que se

producen en vigas sometidas a cargas moviles:

“El momento flector mdximo que se origina en una viga sometida a un tren de cargas
moviles, se encuentra bajo una rueda cuando esta rueda y la resultante total del tren de

cargas equidista del centro de la viga”

Camion de disefio: Segun el teorema de Barré, se deberd ubicar la carga central del
camion a una distancia de 0.725 m. del centro de la luz.

Tandem de disefio: Segln el teorema de Barré, se debera ubicar una carga del tdndem a

una distancia de 0.30 m. del centro de la luz.
Carga de Carril: Consiste en una carga distribuida de 930 Kg/m para un ancho de 3 m.

La forma de posicionamiento y magnitudes de estas cargas se detallan con el siguiente

grafico.
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GRAFICO 3.25: POSICIONAMIENTO DE LAS CARGAS VIVAS.

CAMION DE DISENO

CL
45KN  145KN
ISKN '

14275

9.975 E 4.30 ! 4.30
; 4:_ |
| 30m. |
1
TANDEM
I
[ IIOEN  * 1OEN
| 147 |
=1.I =
| 30m )
|
]
CARGA DE CARRIL
|
! 93 KN/m
| ; |
I 30 m. I

1
CL

Fuente: Elaboracién Propia.

3.25.1.3.2 DETERMINACION DEL FACTOR DE DISTRIBUCION PARA
MOMENTO Y CORTANTE EN VIGAS

Se lo calcula segln la seccion 2.6.2.2.2 de la normativa ASSHTO LRFD 2004.
FACTOR DE DISTRIBUCION PARA MOMENTO EN VIGAS INTERIORES

a) parametro para las ecuaciones

EC (losa) 21 MPa

Donde: Ec(viga): Modulo de elasticidad de la viga (MPa).

- Relacion modular

Ec(Losa): Modulo de elasticidad de la Losa. (Mpa).
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- Parametro de rigidez longitudinal “Kg”

Ky, =n(l+Aeeg?)
Donde:

I: Momento de inercia de la viga (mm®*), seccién simple.
A: Area de la seccion transversal de la viga (mm?), seccién simple.

eg: Distancia entre los centros de gravedad de la viga de base y el tablero (mm).

hf 200
eg = c1+7= 738+T=838mm.
resultando: K, = 7.909x10" mm*.
- Parametro
K,
L *ts3

Donde: L: Longitud del tramo en mm.

ts: Profundidad de la losa en mm.

Ky
resultando: = 3.295
L *ts3

0.1
Ky =1.13
L *ts3 '

b) Rango de aplicabilidad

1100 < s = 2700 mm < 4900 (s: Separacion entre vigas)
110 < t; = 200 mm < 300 (ts: Prufundidad de la losa)
6000 < L = 30000 mm < 73000 (L:Longitud del tramo)
4010° < Kg = 1,1697 » 10> mm* < 3 « 10'2 (Kg: Parametro de rigidez Long.)

n, = 3 (numero de vigas)

Tabla 4.6.2.2.2.b-1 ASSHTO LRFD 2004
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» Un carril de disefio cargado

a) Ecuacion.

0.3

S 0.4 S K 0.1
MI _ - 9g__
g~ =006+ (4300) * (L) * (L . ts3>

Donde:

S: Separacion entre vigas (mm). S = 2700 mm.

L: Longitud del tramo (mm). L =30000 mm.

Kg: Rigidez longitudinal (mm*). Kg = 7.909 E11 mm?*.

ts : Profundidad de la losa (mm). ts =200 mm.

gM'=0.516
b) Ley de Momentos
O | a
e A i

c.aaMl
| A |

L 08 ., 18 .
p 12m i 17m A." 27m L 12m

gM =1%(0.33) + 1+ (1) = 1.33 (para rueda)
g™ = 0.665 (por eje)
Segun la norma para Nb = 3 (nimero de vigas) escoger la menor.
g" =0.516
» Dos carriles de disefio cargados
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a) Ecuacion

0.2

S 0.6 S . K 0.1
MI _ e 9
g" = 0075+ (2900) * (L) * (L . ts3)

Donde:

S: Separacion entre vigas (mm). S = 2700 mm.

L: Longitud del tramo (mm). L =30000 mm.

Kg: Rigidez longitudinal (mm?). Kg = 7.909 E11 mm*.

ts : Profundidad de la losa (mm). ts =200 mm.

gMl = 0.744
b) Ley de momentos
1.20
1.8 1.8
e e i

g™ =1%(033)+1*(1)+1=(0.5) +1x(—0.11) = 1.78 (para rueda)
g™ = 0.890 (por eje)
Segun la norma para Nb = 3 (nimero de vigas) escoger la menor.
g" = 0.744
Por tanto para momento en vigas interiores gobierna dos carriles cargados:

gM! = 0.744
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FACTOR DE DISTRIBUCION PARA MOMENTO EN VIGAS EXTERIORES

» Un carril de disefio cargado

a) Ley de momentos

1
gME = 7 * (P % 3.05 + P * 1.25) = 1.59 (para rueda)

gME = 0.796 (por eje)

» Dos carriles de disefio cargado

a) Ecuacion
gME = e x g(interior)
=077 + de
¢ 2800

Donde: de: Distancia desde la cara exterior del alma a la cara interior del barandado (mm).
g(interior): Factor de distribucién de carga para la viga interior. g int= 0.744
de= 1630 mm.
e=1.35
gME = 1.35 % 0.744

gME =1.0
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b) Ley de momentos

025 pen
1.20
| I —|
p p p P
18 18
e pram A
E 12m 11', 2.7m |l’ 29m k 12m b

1
gMF = 5= (P * (3.9~ 0.85) + P+ (3.9~ 0.85 — 1.8) + P * (3.9 — 3.85))

gME = 0.806 (para eje)
Segun la norma para Nb = 3 (nimero de vigas) escoger la menor.
gME = 0.806
Por tanto para momento en vigas exteriores gobierna dos carriles cargados:
gME =0.806
FACTOR DE DISTRIBUCION PARA CORTANTE EN VIGAS INTERIORES

» Un carril de disefio cargado
a) Ley de momentos

O — a
prAs pras P
c.ssl,/ll
| P |
L 08 ., 18
y 12m . 17 m All, 27 m L lim

g1 =1%(0.33) +1* (1) = 1.33 (para rueda)

g"! = 0.665 (por eje)
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» Dos carriles de disefio cargado

a) Ley de momentos

1.20
—
P 1] B P
1.3 1.8
e i e
P 1] P P

g"'=1%(033)+1x(1)+1%(0.5) +1x*(—0.11) = 1.78 (para rueda)
g"! = 0.889 (por eje)
Por tanto para cortante en vigas interiores gobierna dos carriles cargados:
g"" =0.889
FACTOR DE DISTRIBUCION PARA CORTANTE EN VIGAS EXTERIORES

» Un carril de disefio cargado

a) Ley de momentos

025 5 en
1.50
¥ h 3 o
T P s
| 12m 27m L 27m L 12m
I A T T T

1
gk = 77" (P *3.05 4+ P * 1.25) = 1.59 (para rueda)

g"E = 0.796 (por eje)
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» Dos carriles de disefio cargado

» Ley de momentos

0.25 g0

1
9"F = 5=+ (P*(3.9-0.85) + P x (3.9~ 0.85 — 18) + P » (3.9 — 3.85))

g"E = 0.806 (para eje)
Por tanto para cortante en vigas exteriores gobierna dos carriles cargados:
g"F =0.806

Se adopta para el disefio gV = 0.889

3252 CALCULO DE MOMENTOS FLECTORES PARA CARGAS
PERMANENTES Y CARGAS VIVAS

Ya conocidas todas las cargas, las secciones de estudio y los factores de distribucién, se
procede a calcular los momentos flectores producidos por cada tipo de cargas mostradas en

las siguientes tablas.

CUADRO 3.22: MOMENTOS FLECTORES PARA CARGAS PERMANENTES

M (KN*m)
DESCRIPCION DE LAS CARGAS Centro Luz | Seccionl1l | Seccion 2

15m 14.275 m. 14.7 m.
TABLERO Viga externa

) 2255.6 2549.6 2554.6
(Baranda, acera, bordillo 22.717 KN/m.
y losa) Viga interna

352.6 351.8 352.5
3.135 KN/m
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Viga externa
298.8 298.1 298.6
2.656 KN/m.
Capa de rodadura _
Viga interna
387.9 387.0 387.7
3.448 KN/m
Peso Propio de la viga 1683.56 1679.66 1682.89
Viga externa 80.85 80.85 80.85
Diafragmas
Viga interna 116.13 116.13 116.13
Fuente: Elaboracion Propia.
CUADRO 3.23: MOMENTOS FLECTORES PARA CARGAS VIVAS
M (KN*m)
DESCRIPCION DE LAS CARGAS Centro Luz |Seccién1 | Seccién 2
15m 14.275 m. 14.7 m.
Momentos sin afectar
por * gM ™ “Factor de 2037.81 2056.23 -
distribucion de carga para
momentos”
Viga externa
gME = 0.806 “Factor de
CAMION DE DlSENO distribucion . 164247 165732 =
para momento en vigas
exteriores”
Viga interna
gMI = 0.744 “Factor de
distribucion 1516.13 1521.83 -
para momento en vigas
interiores”
INCREMENTO IM Viga externa 542.01 546.91 -
DEL CAMION (33%) Viga interna 500.32 502.20 -
Momento:‘. sin fifectar 1584.00 ] 1584.66
por " gM
Viga externa
TANDEM DE DISENO | gME = 0.806 “Factor de
distribucion 1276.70 - 1277.23
para momento en vigas
exteriores”
Viga interna 1178.50 - 1179.00
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gMI = 0.744 ““Factor de
distribucién
para momento en vigas
interiores”

INCREMENTO IM Viga externa 421.31 - 421.48
DEL TANDEM (33%) Viga interna 388.90 - 389.07
CARGA DE CARRIL 1046.25 1043.80 1045.83

Fuente: Elaboracion Propia.

3.2.5.3 ANALISIS DEL MOMENTO DE DISENO

A continuacion se realizara una comparacion de momentos de los dos tipos de

combinaciones siguientes:

Combinacién | : Momento de Camion + Mto Carga de carril + Mto de demas Cargas.

Combinacion Il : Momento de Tandem + Mto Carga de carril + Mto de demas Cargas.

CUADRO 3.24: MOMENTOS PARA LA COMBINACION I (KN*m)

COMBINACION CAMION + C. CARRIL + DEMAS CARGAS
I (KN*m) VIGA EXTERNA VIGA INTERNA
Centro Luz | Secciénl1l | Centro Luz | Seccion 1
15m 14.275 m. 15m 14.275 m.
M DE DISENO 6607.92656 | 6916.827435 | 4661.26875 | 4673.65071

Fuente: Elaboracion Propia.

CUADRO 3.25: MOMENTOS PARA LA CONBINACION Il (KN*m)

COMBINACION TANDEM + C. CARRIL + DEMAS CARGAS
I (Kg*m) VIGA EXTERNA VIGA INTERNA
Centro Luz | Seccién2 | Centro Luz | Seccion 2
15m 14.7 m. 15m 14.7 m.
M DE DISENO 6121.45132 | 6420.246827 | 4212.21468 | 4211.85576

Fuente: Elaboracion Propia.
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El maximo momento flector se encuentra en la viga externa en la seccién 1 a 14.275m. del

extremo de la viga para la carga viva de Camion de disefio mas la carga de carril.
3.2.5.4 DETERMINACION DEL ANCHO EFECTIVO DEL ALA

Se recurre a la seccion 4.6.2.6.1 de la norma AASHTO LRFD 2004 donde se ofrecen

formulas para la estimacion del ancho efectivo del ala segun la viga.

Relacion modular losa-viga:

Eciosa 21 MPa
Ecyiga 35MPa

Donde: Ec(viga): Modulo de elasticidad de la viga (MPa).

Ec(Losa): Modulo de elasticidad de la Losa. (Mpa).

Para vigas Interiores: El ancho efectivo del ala se puede tomar como el menor valor

entre:
c=2=750m
be; <4 12t +2 =12+ 0.20 + = = 2.925 m.
s =270m.
be; = 2.70 m.

nx*be; = 0,775 2.70 = 2.09 m.
Donde: L: Longitud de tramo efectivo (m.).
ts: espesor de la losa (m.).
bs: Ancho del ala superior de la viga (m.).
s: Separacion de las vigas (m.).
Para vigas exteriores: Segun norma se debe tomar como el semiancho efectivo de la viga

interior adyacente mas el menor valor entre:
L 30

-= —==3.75m.
8 8

bey =2 +< 6t += = 62+0.20 + =~ = 146 m.
Xy = 1.20m.
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be;
beE - 7 =1.20

be, 2.70
beE =120+ 7 = 1.20+ T = 2.55m.

n* begy = 0,775 2.55m = 1.98 m.
Se opta como ancho del ala be =1.98 m.

3.25.5 CARACTERISTICAS DE LAS SECCIONES PARA LOS DOS ESTADOS
DE CARGAS PLANTEADAS

Como se menciona anteriormente, se opté por la viga Tipo V recomendada por la

ASSTHO para la cual se presentan sus propiedades geométricas a continuacion.

3.2.5.5.1 Viga Simple:

GRAFICO 3.26: SECCION SIMPLE DE LA VIGA

DIMENSIONES
bl 0.325 m
b2 0.1 m
b3 0.175 m
b4 0.25 m
ba 0.2 m
bs 1.05 m
bi 0.7 m
h1 0.125 m
h2 0.075 m
h3 0.1 m
h4 0.75 m
h5 0.25 m
h6 0.2 m
hv 1.5 m

C.G CG-

|

I .
st ~+—b4 —ba — b4 — h3~‘
' bi |

Fuente: Elaboracién propia.
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CUADRO 3.26: Tabla de Areas e Inercias de la seccion simple

N° Aim2) | di(m) Ai*di Ai*dir2 | loi(m®) | Ixi(m*)

1 0.13125 | 0.0625 0.0082 0.00051 0.00017 | 0.00068
2 0.03 0.1625 0.00488 | 0.00079 1.4E-05 0.00081
3 0.02438 0.15 0.00366 | 0.00055 7.6E-06 0.00056
4 0.01 0.23333 | 0.00233 | 0.00054 5.6E-06 0.00055
5 0.22 0.75 0.165 0.12375 0.02218 | 0.14593
6 0.0625 1.21667 | 0.07604 | 0.09252 0.00022 | 0.09273
7 0.14 1.4 0.196 0.2744 0.00047 | 0.27487

0.61813 0.45611 0.51613

Fuente: Elaboracion Propia.

CUADRO 3.27: Propiedades geométricas de la seccion simple:

A= | 061813 m2.
cl= 0.738 m.
c2= 0.762 m.
eo = 0.662 m.
Ixcg= [0.1795709| m".
3.2.5.5.2 Viga Compuesta:
GRAFICO 3.27: SECCION COMPUESTA
DIMENSIONES | be i
b1 0.325 |m 5 b
b2 0.1 |m " L
| | | 1 1 1
b3 0.175 |m 5 I ) B A E
b4 0.25 |m IR S
ba 02 |m B o] e
bs | 105 |m — ot gl ot b —
bi 07 |m ha o
be 198 |m ce T T e
h1 0.125 |m B o
h2 0.075 |m S R R +ot -k
h3 01 |m hs | /ﬁ/ N
ha 0.75 |m !+— - ‘ |
hs 025 |m L T |
:6 (])-5 m 7 }»bs—fb4+ba «\»bﬂ 4— b3~‘
VC . m bi
hlosa 0.2 m

Fuente: Elaboracion propia.
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CUADRO 3.28: Tabla de Areas e Inercias de la seccion Compuesta

N° Ai(m2) | di(m) Ai*di Ai*di*2 | loi (m?) | Ixi (m*)
1 0.13125 | 0.2625 | 0.03445 | 0.00904 | 0.00017 | 0.00921
2 0.03 0.3625 | 0.01088 | 0.00394 | 1.4E-05 | 0.00396
3 0.02438 0.35 0.00853 | 0.00299 | 7.6E-06 | 0.00299
4 0.01 0.43333 | 0.00433 | 0.00188 | 5.6E-06 | 0.00188
5 0.22 0.95 0.209 0.19855 | 0.02218 | 0.22073
6 0.0625 | 1.41667 | 0.08854 | 0.12543 | 0.00022 | 0.12565
7 0.14 1.6 0.224 0.3584 | 0.00047 | 0.35887
8 0.396 0.1 0.0396 | 0.00396 | 0.00132 | 0.00528

1.01413 0.61933 0.72858

Fuente: Elaboracién Propia.

CUADRO 3.29: Propiedades geométricas de la secciébn compuesta

Acc= | 1.01413 mZ.
cloo= 0.611 m.
c200= 1.089 m.
€ = 0.989 m.
lo= |0.3503465| m".

Fuente: Elaboracion Propia

3.2.5.6 ANALISIS TENSIONAL

3.2.5.6.1 TIEMPO INICIAL.- En este estado solo existiran las acciones de peso propio
de laviga y la fuerza de pretensado para un tiempo inicial (to) con la seccién simple.

A =0.618125 m?. Ixcg = 0.179570 m*.

clo=0.738 m. Mo = 1683.53 KN*m.
c20=0.762 m. f’c =35 MPa.
e 0=0.662 m. f’ci =24.5 Mpa.
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t o : Inecuacion |

Mo xclo Pox*eoxclo Po
= — ——<0. I ~j
flo To + To 10 = 0.25*,/f'ci

Donde:
Mo: Momento flector debido al peso propio de la viga simple (KN*m).
Ao: Area de la seccidn transversal de la viga simple (m?).
clo: Distancia desde la fibra superior de la viga al centro de gravedad. (m).
e 0: Excentricidad constructiva para un recubrimiento del tendén de 0.1 m. seccién simple.
lo: Momento de inercia de la seccién simple. (m?).
Po: Fuerza de pretensado inicial. (KN).
F’ci: Resistencia estimada del hormigon a los 7 dias de su vaciado, 0.7*f’c. (MPa).
Po <7394.37 KN

t o : Inecuacion Il

Mo xc2 Po *eo*c2o P0> 0.6 % £ci
— — — — . *
Io Io Ao fre

f20 =
Donde:

Mo: Momento flector debido al peso propio de la viga simple (KN*m).

Ao: Area de la seccion transversal de la viga simple (m?.).

c20: Distancia desde la fibra inferior de la viga al centro de gravedad. (m).

e 0: Excentricidad constructiva para un recubrimiento del tendén de 0.1 m. seccion simple
lo: Momento de inercia de la seccién simple. (m?).

Po: Fuerza de pretensado inicial. (KN).

F’ci: Resistencia estimada del hormigén a los 7 dias de su vaciado, 0.7*fc. (MPa).

Po = 4933.6 KN
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3.2.5.6.2 TIEMPO FINAL.- Se analizara en el Estado limite de Servicio, donde actuan
todas las acciones de peso propio (viga, tablero, diafragmas), las cargas vivas y la fuerza de

pretensado, la seccion es compuesta.

Aco = 0.101413 m. Ixcg = 0.3503465 m*,
cloo = 0.611 m. MT = 6916.82 KN*m.
200 = 1.089 m. f'c =35 MPa.

e 0 =0.989 m. f’ci = 24.5 Mpa.

n= 0.8 (perdida de pretensado asumida)
t oo : Inecuacion 111

oo — MT *cloco n* Po*eoo*cloo n*Po> 0.45 ,
fleo =~ Joo + [oo T Ao & *fle

Donde:
MT: Momento flector total, debido a las cargas de servicio (KN*m).

Aco: Area de la seccién transversal de la viga compuesta (m?.).

C1loo: Distancia desde la fibra superior de la viga al centro de gravedad. (m).

e oo: Excentricidad constructiva para un recubrimiento del tendon de 0.1 m. seccion
compuesta (m).

loo: Momento de inercia de la seccién compuesta. (m™.).

Po: Fuerza de pretensado inicial. (KN).

F’c: Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias (MPa).
Po > —6251.4 KN

t oo : Inecuacion IV

MT * c2c0 n=*Po*xeoo*xc2c0 nx*Po

f200 = o T o <05%*,/f'c

Donde:
MT: Momento flector total, debido a las cargas de servicio (KN*m).
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Aco: Area de la seccion transversal de la viga simple (m?.).
c2o0: Distancia desde la fibra inferior de la viga al centro de gravedad. (m).

e oo: Excentricidad constructiva para un recubrimiento del tendon de 0.1 m. seccion
compuesta (m).

loo: Momento de inercia de la seccién compuesta. (m*.).
Po: Fuerza de pretensado inicial. (KN).
F’c: Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (MPa).
Po <5707.7 KN
3.2.5.6.3 CARACTERISTICAS DEL ACERO DE PRETENSADO

Tordén de %2 plg. G —270 Donde:
FPU = 270 Ksi = 1898000 KN/ m”.
Area nominal del Torén = 9.87E-5 m?.
3.2.5.6.4 DETERMINACION DEL NUMERO DE TORONES
Tension maxima del toron = 0.74 * FPU * An
=138.626 KN.

GRAFICO 3.28: FRONTERAS DE LAS FUERZAS DE PRETENSADO

Palll Poll Po v Pol

Fuente: Elaboracién Propia.

N torones en A = Poll / T torén 35.5893 torones

N toronesen B = PolV /T Toron 41.1735 torones
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La fuerza de pretensado A cumple con la menor armadura de Acero de pretensado.
La fuerza de pretensado B cumple con la mayor armadura de Acero de pretensado.

Ambas fuerzas de pretensado cumplen, pero por recomendaciones de clases lo ideal es
poner acero para cumplir la menor fuerza de pretensado por tanto opto por 3 vainas de 12

torones de 0.5 plg:

3V-12TD 12

3.2.5.6.5 DETERMINACION DE LA FUERZA Y ESFUERZO DE PRETENSADO
F de pretensado = N Torones * T max. de cada tendén
F pretensado = 4990.54 KN.
Esfuerzo de pretensado = F de pretensado / Area total del acero
Esf de pretensado = 1404520.0 KN/m2

3.2.5.6.6 VERIFICACION DE TENSIONES

CUADRO 3.30: TENSIONES (KN/m?)

INECUACION TENSION (KN/m?) | CONDICION (KN/m?)
| -1413.8 < 1237.44
I -14689.54 > -14700
1 -9109.0 > -15750
IV 2949.87 < 2958.04

Fuente: Elaboracion Propia.

3.2.5.6.7 ANALISIS DE ESFUERZOS EN EL MONTAJE

Se estima que en el momento de izaje de las vigas, en el momento que sale del reposo esta
sufre una carga de impacto causado por el peso propio de la viga. Se estima que esta carga
de impacto es aproximadamente el 33 % del momento causado por el peso propio.

Mo xcl Poxeoxcl Po
lo = — ——<0.25%,/f'
flo Io * Io Ao_0 Sryfie
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Donde:

Mo: Momento flector debido al peso propio de la viga simple aumentado un 33% (KN*m).
Ao: Area de la seccidn transversal de la viga simple (m?).

clo: Distancia desde la fibra superior de la viga al centro de gravedad. (m).

e 0: Excentricidad constructiva para un recubrimiento del tendon de 0.1 m. seccién simple.
lo: Momento de inercia de la seccién simple. (m*).

Po: Fuerza de pretensado inicial. (KN).

f’c: Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias. (MPa).

KN KN
—3697 — < 1479 — ........OK.
m2 m2

) Mo xc2 Po *eo*c2o P0> 0.6 ,
= — — — — . 3
f2o Io Io Ao — f'e

Donde:

Mo: Momento flector debido al peso propio de la viga simple aumentado un 33% (KN*m).
Ao: Area de la seccion transversal de la viga simple (m?).

c20: Distancia desde la fibra inferior de la viga al centro de gravedad. (m).

e 0: Excentricidad constructiva para un recubrimiento del tendén de 0.1 m. seccién simple.
lo: Momento de inercia de la seccién simple. (m?).

Po: Fuerza de pretensado inicial. (KN).

f’c: Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias. (MPa).
KN KN
—12594 — > —-14700— ........OK.
m2 m2

Se puede verificar que las tensiones cumplen las permisibles.
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3.2.5.7 ESTIMACION DE LAS PERDIDAS DE PRETENSADO
3.2.5.7.1 Pérdidas Instantaneas

3.2.5.7.1.1 Pérdida por deslizamiento del anclaje.- A medida que la carga se transfiere a
los dispositivos de anclaje en la construccidn postensada, se presentara un leve movimiento
hacia adentro del tendén mientras que las cufias se ajustan y el anclaje mismo se deforma
al someterse a esfuerzo.

AL
Afs deslizamiento — T E

AL = (4 a 10) mm. Es la distancia retro que da el cable después de soltar el cafio y
acufiarse, por recomendaciones de clase se adopta 6 mm. L es la longitud luz en cm. y Es =
190 E6 KN/m*:

Afs deslzamiento = 38000 KN/mZ
% de perdida = 2.705 %

3.2.5.7.1.2 Pérdida por acortamiento eléstico del concreto.- A medida que la fuerza del
tenddn se transfiere de los contrafuertes fijos a la viga de concreto, se presentara una
deformacion de compresidn elastica e instantanea en el concreto.

fc

A ico = Es x —
fs. elastico Ec

Mo*e_I_Po*e2 Po
Ic Ic Ac

fc=
Donde: Es: Modulo de elasticidad del acero de presfuerzo.

Ec: Modulo de elasticidad del Hormigon.

fc: Esfuerzo en el concreto al mismo nivel del acero inmediatamente después de

aplicar el preesfuerzo.

Po =4990.54 KN. Mo =1683.53 KN*m Ac = 0.618125 m”.
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Ic=0.179570m*. e=0.662m. Es=190E6 KN/ m?  Ec=28.2495 KN/ m?,
fc =10312.0 KN/ m%
Afs. etastico = 82760 KN /m?
% perdida = 5.89 %

3.2.5.7.1.3 Pérdidas por Friccion.- Las pérdidas generadas por friccion a medida que se
somete a esfuerzos en elementos postensados, se separan en dos partes por conveniencia:

friccion por curvatura y friccion por desviaciones.

Se usara la formula simplificada: Po=Px * (1 + KLx + pa)
Donde debe cumplir: (KLx + pa) <0.3

Po: Fuerza en el extremo del tendon donde se coloca el gato.

Px: Fuerza producida en el punto “x”.

K : Coeficiente de friccion por desviacion.

w: Coeficiente de friccion por curvatura.

K = (0.0005 — 0.0020) para torones de 7 hilos (tabla 19.4 Nilson HoPo)
w=(0.15 —0.25) para torones de 7 hilos (tabla 19.4 Nilson HoPo)

se opta por los valores K =0.0005; n=0.15

Lx = 15 m. = 49.21 pie.

ax=0m.=6.85" = 0.118 rad

ox=15m=6.85°"=0rad.
(KLx + pa) =0.0423 <0.3 Ok!
Po = 4990.54 KN. Px = 4787.88 KN.

% perdidas = 4.06 %
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3.2.5.7.2 Pérdidas diferidas

3.2.5.7.2.1 Pérdidas por flujo plastico del concreto.- Es el acortamiento del concreto al

someterse a carga sostenida.

Afs. fuujo plastico = Cc *nx fc

Donde:

Cc: Coeficiente de flujo plastico.

Fc: Esfuerzo en el concreto al nivel del centroide del acero.
Cc = 2.4 (valor de tabla 2.1 libro Nilson de HoA0)
n=6.726 ; fc =10312 KN/m? calculado anteriormente.

% perdida = 0.48 %

Pérdida por retraccion en el fraguado del concreto.- Es a causa de la disminucion en la

longitud de un elemento a causa de la retraccion del hormigén.

Afs. retraccion =€ Sh* Es

Donde:

esh: Deformacion por retraccion del fraguado, puede variar (0.0004 — 0.0008).
Es: Mddulo de elasticidad del acero.

Esh = 0.0004 Es = 190 KN/m®,

Afs. retraccion = /6000 KN/mZ % perdida =54%

3.2.5.7.2.3 Pérdida por relajacion del acero.- Este fenémeno es similar al flujo plastico y
variara segun el esfuerzo en el acero, su calculo se basa en una fuerza de presfuerzo de 10

% menor que Pi.

Logt, ([Pl _55)

relajacion fp 10 oy

Fpi = 0.9 *Po/Ap = 0.9 * 4990.54*(36*9.87E-5) = 126406800 KN/m?.

T =5 afios = 43800 hr. Fpy = 1672700 KN/m?.
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fp / fpy > 0.55

% de perdida = A por relajacion / Esf de pretensado = 1.20 %

3.2.5.7.3 Pérdida total de pretensado

% de perdida = 19.73 correspondiente a n ~ 0.80

3.2.5.8 EXCENTRICIDADES

Objetivo: Determinar el limite de la excentricidad para una fuerza conocida a lo largo de

la viga de manera que los esfuerzos admisibles no sean superados. La forma de los cables

debe adaptarse de manera que su trayectoria no salga de los limites de la zona de cables.

Se analiza la estructura para los dos estados: Viga simple y viga compuesta o en servicio.

PARAT=0

Ao=  0.618125
lo= 0.179571
clo = 0.738
c20 = 0.762
Po= 4990.5
fc = 35
fici = 24.5

PARAT=w
Ao = 1.01413
[oo= 0.35035
cloo = 0.611
c20 = 1.089
Po= 4990.5
fc = 35
MPa. n= 0.8

3.2.5.8.1 INECUACIONES DE CONDICION

Inecuacién |

Inecuacion 11

Inecuacion 11

Inecuacion IV

o) <O.25*1/f’ci*10+ lo Mo(x)
e = clo * Po clo * Ao Po
10.6 * f'ci| xIo Io Mo(x)
e(x) < -
c2o0 * Po c20 * Ao Po
—10.45 * f'c| * [0 [oo MT (x)
e(x) =
cloo * Pe cloo * Aco Pe
—05#/f'c*loco oo MT(x)
e(x) = -
c200 % Pe cloo x Aoco Pe
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Para la viga simple:

CUADRO 3.31: M(x) PARA LA VIGA SIMPLE

| T
M(x) (KN*m.) INECUACION | INECUACION
X(m) e(x) (m.) e () (m.)

0 0 0.45 0.3
173.209 0.75 0.49 0.3
615.43 3 0.58 0.4
1082.64 6 0.67 0.5
1416.53 9 0.74 0.6
1616.81 12 0.78 0.6
1683.56 15 0.79 0.7

Fuente: Elaboracion Propia.

Para la viga Compuesta:

CUADRO 3.32: M(x) PARA LA VIGA COMPUESTA

i v
M(X)(KN*m.) INECUACION | INECUACION
X(cm) e (x) (m.) e (x) (m.)

0.00 0 -1.2 -0.5
572.67 0.75 -1.1 -0.4
2130.51 3 -0.8 -0.1
3891.83 6 -0.5 0.3
5298.91 9 -0.2 0.6
6259.24 12 0.0 0.7
6710.82 15 0.1 0.8

Fuente: Elaboracion Propia.

CUADRO 3.33: Coordenadas de limites desde el punto inferior izquierdo

X(m) [ YI(m)|[Y2(m.) ]| Y3(m.) | Y4(m.) | econst. | Liminfe|Lim sup.
0 0.31 0.45 2.3 1.6 0.1 0 1.5
0.75 0.27 0.41 2.2 1.5 0.1 0 1.5
3 0.18 0.33 1.9 1.2 0.1 0 1.5
6 0.09 0.23 1.6 0.8 0.1 0 1.5
9 0.02 0.17 1.3 0.5 0.1 0 1.5
12 -0.02 0.13 1.1 0.3 0.1 0 1.5
15 -0.03 0.11 1.0 0.3 0.1 0 1.5

Fuente: Elaboracién Propia.
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GRAFICO 3.29: LIMITES DE EXCENTRICIDAD

e (m)

LIMITES DE EXCENTRICIDAD

-l:DD |} %

+

+

—0

1}3 1|2 14 L[m}

== Limite de excen Inecuacion | =l=Limite de excen Inecuacién II

- - - - -
Limite de excen Inecuacion Il ====_imite de excen Inecuacidn IV

== e constructiva

Lim Superior

Lim Inferior

Fuente: Elaboracion Propia.

Este tipo de trayectoria obedece a la zona de cables de limite inferior controlado por la

maxima excentricidad permisible (Disefio comdn).

3.2.5.8.2 CALCULO DE LA TRAYECTORIA DE LOS TENDONES

Conocido la zona de cables se puede calcular la trayectoria de los mismos mediante la

ecuacion de la parabola teniendo como datos 3 puntos para cada cable.

CUADRO 3.34: ECUACION DE LA PARABOLA PARA CADA TENDON
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TENDON N 1 TENDON N 2
X(cm) | Y(cm) Y=Ax?+Bx+C X(cm) | Y(cm) Y=Ax?*+Bx+C
0 40 A= 0.000 0 80 A= 0.000
1500 10 B= -0.040 1500 18 B= -0.083
3000 40 C= 40.000 3000 80 C= £0.000
TENDON N 3
X(cm) | Y(cm) Y=A4x*+Bx+C
0 120 A= 0.000
1500 26 B= -0.125
3000 120 C= 120.000




CUADRO 3.35: COORDENADAS DE LOS TENDONES

COORDENADAS DE LOS TENDONES

X(m) 0 1.00 2.00 3.00 6.00 8.00 ]10.00] 12.00 |15.00
TENDONN1(m) [0.40] 0.361 0.325 0.292 0.208 0.165 |0.133| 0.112 | 0.10
TENDON N2 (m) [0.80| 0.720 0.646 0.577 0.403 0.315 [0.249| 0.205 | 0.18
TENDONN3(m) [1.20] 1.079 0.966 0.862 0.598 0.465 [0.365| 0.298 | 0.26

Fuente: Elaboracion Propia.

CALCULO DEL ANGULO DE LOS ANCLAJES

Consiste en calcular la derivada para cada parabola de cada tendon en la zona de anclajes o

extremo de la viga.

Y'l=

Y=Ax*+Bx+C

Y'2=
Y'3=

Y =2xA*xX+B

-0.04000 o= 2.2906°
-0.08 a= 4.574°
-0.13 a= 7.407°

GRAFICO 3.30: TRAYECTORIA DE LOS TENDONES:

(m)

m—TENDON 1

m—TENDON 2

TEMDOM 3

Fuente: Elaboracion Propia.
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3.2.5.9 VERIFICACION EN ESTADOS LIMITES ULTIMOS

3.2.5.9.1 VERIFICACION A FLEXION

Las cargas de disefio ya fueron analizadas anteriormente para el andlisis de la viga de
pretensado pero sin mayorarlas porque se lo estudio en el Estado Limite de Servicio, ahora
se pasara a analizar la viga en el Estado Limite Ultimo, cuando las cargas sobrepasen a las

cargas estimadas en servicio.
Calculo de Momento Ultimo

La maxima solicitacion de momento fue analizada en la seccién 1 de la viga, es decir
situando la carga media del Camion de disefio a 14.275 m. del apoyo, mayorando todas las
solicitaciones para la combinacién de Estado Limite de Resistencia | en esa misma seccion

se tiene:
Mu = 1.25 * DC + 1.50 * DW + 1.75 * (LL + IM)
Mu =9147.71 KN*m.

3.2.5.9.1.1 Célculo de Mn (Momento nominal)

fpu = 1898000 KN/m2 fc= 35 MPa.
cl= 0.611 m
e= 0.989 m
b= 1.98 m
Anom = 9.87E-5 m-. (Area nominal del Torén)
dp= 1.60 m
o = 0.9 (en flexion)

Area de acero de presfuerzo = 3V * 12 T*Anom = Aps= 0.0035532 m?

Cuantia de acero de pretensado “Pp”

Aps

= = 0.001121
Donde: PP = s dp PP
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Aps : Area del acero de pretensado (m?2.).

b: Ancho del ala superior seccion compuesta (m).

dp : Canto util seccion compuesta (m).

3.2.5.9.1.2 Célculo de fps (Esfuerzo en el acero a la falla)

Para elementos con tendones adheridos:

fps = fou s (1 _%*’)P;ﬂ) fps = 1857610.0 KN/m?.
'c

Donde:

Fpu: Resistencia a la tension del acero de pretensado. (KN/mZ2.).

f’c: Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (MPa).

Yp = 0.28 (para torones de G-270 de baja relajacion)
Bl= 0.8 (para hormigon de 28 MPa < f'c < 35 MPa)

3.2.5.9.1.3 Célculo de la profundidad del bloque de compresiones

g Aps*ips a= 01120 m
0.85* f'cxb

a < hf
Se la puede calcular como seccion rectangular:

Momento nominal Mn:

a
Mn = Aps * fps * (dp - E) Mn= 10190.89 KN*m.
®*Mn = 9171.775 KN*m.

Mu = 9147.71 KN*m.

De acuerdo a normativa:

Si: Mu< ®Mn Av minima (® = 0.9 para flexion)
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Si: Mu> ®Mn  Av necesaria
Usar Av minima

El cddigo ACI en el apartado 18.9 aconseja el uso de armadura minima en elementos
sometidos a flexion con tendones no adheridos con el objeto de asegurar el

comportamiento a flexion en el estado de resistencia Gltima del elemento

3.2.5.9.1.4 Refuerzo minimo Adherido (ecuacion 18-6 ACI 318S)
As = 0.004*Act

Donde: Act es el area de la porcidn de la seccidn transversal en la cara de traccion en

flexion y el centro de gravedad de la seccion bruta.

Act = 380300 mm2 As = 1521.2 mm?.

Usando acero de 6 16 mm con A = 201 mm?. se tiene:
8016 mm

Esta armadura debe estar distribuida de manera uniforme en toda la zona a traccion

precomprimida y tan cerca como sea posible de la fibra extrema en traccién.

3.2.5.9.2 VERIFICACION A CORTANTE

La cortante se verifica en los estados limites Gltimos, la seccidn de estudio para estructuras
de Hormigdn potenzado es a H/2 de la cara del apoyo, porque mas o menos a esa altura

pasan los cables los cuales generan contracortante.

Verificar a cortante significa evitar que aparezcan fisuras que obedezcan al cortante ultimo,
experimentalmente se definen los valores de fuerzas cortantes que anteceden a tal

fisuracion.
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Factor de distribucion para cortante en vigas:

Segun la tabla 4.6.2.2.3a-1ASSHTO LRFD 2004. EI factor de distribucion se la obtuvo en

la viga interior para dos carriles cargados segun el siguiente procedimiento:

» Dos carriles de disefio cargado

b) Ley de momentos

P P P P
1.8 1.8
s e T
P o] P P

g"'=1%(033)+1x(1)+1%(0.5)+1x*(—0.11) = 1.78 (para rueda)
g"! = 0.889 (por eje)
Por tanto para cortante en vigas interiores gobierna dos carriles cargados:
g =0.889
Para fines de disefio se adopta el factor de carga para momentos de gV = 0.889

Para vigas exteriores e interiores ya sea para un carril cargado o dos carriles cargados los
procedimientos de célculo de factor de carga tanto para momento y cortante son detallados
en el subtitulo 3.2.5.1.3.2 FACTOR DE DISTRIBUCION PARA MOMENTO Y
CORTANTE EN VIGAS, de este libro.

CUADRO 3.36: Calculo de cortantes y momentos flectores para h/2 y otras secciones

x (M)

DESCRIPCION DE LA CARGA
0.75m.| 30m. |[6.0m. |9.0m. | 15.0 m.

DC : Tablero (barandado, acera, V (KN) 323.72 | 272.6 |204.45| 136.3 0

bordillo, losa) 22.717 KN/m M (KN*m) | 249.17 | 920.04 | 1635.6 | 2146.8 | 2555.6
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DW : Capa de rodadura V (KN) 37.85 | 3187 | 239 | 15.93 0

2.656 KN/m M (KN*m) | 29.13 | 107.57 |191.23]|250.99| 298.8

V (KN) 213 171 129 | 87.5 0

DC ; Peso propio de la viga
M (KN*m) | 173.21 588 1070 | 1420 | 1683.56

V (KN) 8.085 | 8.085 | 8.085 | 8.085 0

DC : Diafragmas
M (KN*m) 4.82 22.4 458 | 715 | 80.85

CARGAS VIVAS

V (KN) 286.06 | 261.68 |229.18|196.68 | 131.68

LL : Camidn de disefio
M (KN*m) | 214.54 | 785.04 |1375.1|1770.2|1975.25

Camion (gvV=0.889 y gM=
0.806) Donde:

gV: Factor de distribucion de
carga para cortante.

V (KN) 254.307 | 232.634 | 203.74 | 174.85 | 117.064

2.6.2.2.2ASSHTO LRFD 2004.
gM: Factor de distribucion de
carga para momento.
2.6.2.2.2ASSHTO LRFD 2004.

M (KN*m) |172.919 | 632.742 | 1108.3 | 1426.7 | 1592.05

IM: Incremento dinamico (33% V (KN) 83.9214 | 76.7691 | 67.235| 57.7 | 38.631

LL) M (KN*m) |57.0633 | 208.805 | 365.75|470.82 | 525.377

V (KN) |112.903 | 98.679 |70.231(48.628| 0

LL : Carga de carril
M (KN*m) | 82.212 | 282.1 |526.32|697.19 | 843.278

Vu =1.25*DC +1.5*DW

Vu (KN) | 1527.26 | 1326.55 | 1059.9 | 805.81 | 272.465
1.75%(LL+IM)

Fuente: Elaboracion Propia.

3.2.5.9.2.1 Célculo de la resistencia al corte del hormigon Vc

3.2.5.9.2.1.1 Vci : Agrietamiento por cortante y flexion

Mo = 173.21 KN*m  leo = 0.3503465 m?*.

hviga = 1.50 m. n= 0.8

dp = 1.08  m. Po = 4990.54 KN

Vo = 213.00 KN. Aco = 1.01413 m%

bw = 0.20 m. fc= 35 MPa.

goo = 0.989 m. Pe = 3992.43 KN

C200 = 1.089 m. d= 0.9 (para corte)
fy = 420 MPa
d= 147 m.
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Esfuerzo de pretensado en la fibra inferior “f2pe”:

Pe x eco x c200  Pe

[oo _E

KN
f2pe = — f2pe = _16210'5W
Donde:

Pe : Fuerza de pretensado después de ocurrida todas las perdidas (KN)

eco : Excentricidad de la seccién compuesta (m).

c2c : Distancia del centroide a la fibra inferior seccion compuesta, por ahi se produce
0.5 *./f"c. (m).
loo : Momento de inercia seccién compuesta (m*.).

Aco : Area de la seccion transversal compuesta (m?).

Esfuerzo de pretensado en la fibra inferior debido a peso propio f20 :

Mo * C200

f20 = T

f20 = 538.4 KN /m?

Donde:

Mo : Momento flector debido al peso propio de la viga (KN*m).

c2o : Distancia del centroide a la fibra inferior seccion compuesta (m).
loo : Momento de inercia seccién compuesta (m?).

Momento critico “Mcr”

Ic
Mer = —» [0.5 % \/f'c + |f2pel — |f20]] Mcr = 5993.46 KN *m

Donde:

Ic: Momento de inercia seccién compuesta (m*).

C2: Distancia a la fibra inferior por ahi se produce 0.5 = /f'c. (m).
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f’c : Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias. (MPa).

Cortante Critico “Ver”

* Mcr Ver = 8263.49 KN

Donde:

Vd+L : Cortante producido por cargas permanentes que no son estructurales y las cargas
vivas (KN).

Md+L : Momento producido por cargas permanentes que no son estructurales y las cargas
vivas (KN).

Por tanto Vi es:
Vci = O.S*W*bw*dp+Vo+Vcr > 0.14*m*bw*dp = 1789 KN
Vei =9115.43 KN > 178.9 KN
Vci =9115.43 KN
3.2.5.9.2.1.2 Vcw : Agrietamiento del Alma
Calculo de la contracortante “Vp”
Trayectoria del cable: Y=Ax"2+Bx+C
Y’=2*A*x + B Donde: A=2.755E-5 ; B= -8.266E-2 ; C=80
Six=h/2=0.75m——> Y’=0.07852 —>  0=44Y
Vp =Pe * Senb Vp =312.55 KN.
Donde:

Pe : Fuerza de pretensado después de ocurrida todas las perdidas (KN)

Calculo del esfuerzo de compresion en el concreto después de las perdidas calculado
en el centroide de la seccion “fpc”

Pe )
foc = s fpc =3936.80 KN/m

Donde: Pe : Fuerza de pretensado después de ocurrida todas las perdidas (KN).

Aoo : Area de la seccion transversal compuesta (m?).
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Resultando Vcw:

Vew = (0.29 % /f'c + 0.3 * fpc) xbw xdp + Vp Vew = 937.53 KN
Vci =9115.43 KN.

Vc

IA

Se escoge la menor: Vc = 937.53 KN.
Vew = 937.53 KN.
Verificacion a la necesidad de Armadura:
Si;Vu <05+«0=*Vc No necesita
Si05x@*Ve <Vu<@+Vc Avmin
Si:Vu>@=*Vc Avnecesaria
Vu = 1527.26 KN.
0.5*®*Vc =421.88 KN.
d*Vc =843.77 KN.
Necesita Av necesaria
Cortante resistido por el acero de refuerzo

Vu
Vs = E —Vc Vs = 759.43 KN.

Calculo del espaciamiento S
si012mm As=1.13 cm2 Av=2* As (2 piernas).

Av * * d
g Avrfyxd

§$5=183cm =0.18m
Vs

Por tanto para la seccion calculada se distribuira los estribos de 6 12 mm. cada 12.5 cm.
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CUADRO 3.37: VERIFICACION A CORTANTE PARA H/2 Y OTRAS

SECCIONES

X Mo Vo f2pe f2o Mer Vd+L | Md+L | Ver Vei Y'
em |[KN*m| KN | KNm2 | KN/m2 | KN*m | KN | KN*m | KN KN

0.75 173.21 213 -16213.4% 538.54 5992.88 §20.79 595.31 8262.66 9114.59 | -0.078528
3.00 588 171 -16213.4% | 182820 5578.09 720.64 217366 | 1845.32 265925 | -0.06613
6.00 1070 129 -16213.4% | 3326.83 5096.09 577.64 3873.05 760.05 1527.99 -0.0496
9.00 1420 §7.5 -1621345 | 4415.04 4746.09 441.49 5064.01 413.78 1140.21 -0.03307
15.00 1683.56 0 -16213.4%9 | 523450 4482.53 155.69 5895.96 118.37 15731 -1E-03

X ] Vp fpe Vew Ve Vu Vs Av | Srequer | Sadopt
cm i KN | KNm2| KN KN*m | KN KN cm2 cm cm
0.75 448 311.85 3936.82 937.54 337.54 1527.26 159.42 226 18.37 12.5
3.00 378 263.2 3936.82 888.89 §88.89 1326.55 385.06 2.26 2385 20
6.00 283 157.12 3936.82 82281 §22.81 1059.88 354.84 226 3932 30
9.00 1.89 131.67 3936.82 757.36 157.36 805.81 137.9% 2.26 101.12 40
15.00 0 0 3936.82 625.69 625.69 m4 -322.95 226 43121 40

Fuente: Elaboracion Propia.

Se puede apreciar mediante la tabla anterior, que las cortantes son mayores cerca al apoyo

por tanto requieren de menor espaciamiento de armadura a corte en cambio el

espaciamiento va aumentando segin nos alejamos del apoyo. Segun la bibliografia

consultada esta armadura de corte cumple también otra funcion importante, la de evitar que

el hormigon colocado in situ (losa) se deslice horizontalmente sobre la viga y de lograr

unir monoliticamente las vigas con la losa formando el Sistema Tablero.

En base a lo mencionado y evitando sobrepasar el espaciamiento maximo en estructuras de

Hormigdn pretensado ( S max. = 60 cm), se adopta lo siguiente:

DeOal.5m ponerf 12mm C/12.5cm
De 1.5a3.0 m poner 6 12 mm C/20 cm.
De 3.0 2 6.0 m poner 6 12 mm C/30 cm.

De 6.0a15.0 m poner 6 12 mm C/40 cm
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3.2.5.9.3 VERIFICACION TRANSFERENCIA DEL CORTANTE HORIZONTAL
Datos:

Vu =1448.97 KN.

® = 0.90 (para cortante).

u = 1.0 (factor de friccion entre la viga y la losa).

d=1.60 m.

bv =1.05m.

fy = 420 MPa.

hf=0.20 m.

vnh = 560 — 2460 KN/m?. (segun las caracteristicas de la superficie de contacto viga-losa)

Segun las especificaciones ASSHTO la capacidad del miembro para transmitir fuerzas
horizontales debe cumplir:

1.- a) Vu < ®*vnh*bv*d
Smax <4* hf
144897 kg < 0.90*2460*1.05*1.60
1448.97 KN <3719.52 KN Cumple!

b) 40 cm = Smax < 4* 20 cm = 80 cm Cumple!

2.- Av > Avf
Avf : area de acero requerida para atravesar la superficie de contacto.

Vu _ Apresf x fps

- = 174. 2
B fyrp Oafyp L E3em

Avf =

Av = N estr * A = 262.16 cm>.

Av > Avf Cumple !
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3.2.5.10 DISENO DE LA ZONA DE ANCLAJE

Tiene la funcion de reducir las tensiones concentradas, evitando de esta manera el

agrietamiento longitudinal de la viga.
3.2.5.10.1 Longitud del bloque de anclaje:
Segun la normativa ASSHTO debe tomarse uno de los siguientes valores:

La>h La= 1.50 m.
La<1.5*%h 1.5%*h = 2.25m.

Se adopta como longitud de zona de anclaje La=1.50 m.
3.2.5.10.2 Esfuerzos admisibles en la zona de anclaje
A2 =0.1156 m’.

Al=0.0576 m%, (0.24 * 0.24)m

f’c =35 MPa.

fci=0.7*fc = 24.5 MPa.

,A
op; = 0,80fci’ A_i — 0,20 < 1,25fci’

26300 KN m? < 30625 KN/m?

Para tiempo inicial:

Para tiempo Final:

! AZ !
o, = 0,60fc 1 < fc
1

29750 KN m? < 35000 KN m?
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3.2.5.10.3 Disefio del refuerzo para la zona de anclaje

Datos iniciales:

Po = 4990.54 KN
e= 0.0225 m
h= 1.50 m
Ic = 0.216783  m*.
Ac= 1.09375 m®.

Célculo de esfuerzos en el Hormigon:
Po Poxexd
= — i -
Ac Ic
Donde: d = Distancia del centroide de la seccion a la fibra analizada.

g

CUADRO 3.38: ESFUERZOS EN EL HORMIGON (KN/m?)

c esfuerzos

m o KN/m?
0.00 4966.0
0.10 4914.0
0.20 4862.0
0.30 4810.0
0.40 4758.0
0.50 4707.0
0.60 4655.0
0.70 4603.0
0.80 4551.0
0.90 4499.0
1.00 4448.0
1.10 4396.0
1.20 4344.0
1.30 4292.0
1.40 4240.0
1.50 4189.0

Fuente: Elaboracion Propia.

C: es la distancia desde la parte inferior de la viga hasta el nivel analizado.
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Los momentos al nivel de "c" debidos a los esfuerzos se calculan con la siguiente

expresion:

M

be?

-

b=

[:‘5':_ a) 3

El momento debido a la fuerza de pretensado inicial se obtiene de:

CUADRO 3.39: MOMENTOS PARA LA ZONA DE ANCLAJE

My = Pi(c — c2)

Momento de | Mto. Debido | Momentos
Distancia a la fuerza

desde los esfuerzos de Netos

la parte del

inferior Hormigon | pretensado
(m.) KN*m. KN*m. KN*m.

0 0.00 0 0.00

0.10 17.077 0 17.077
0.20 67.583 0 67.583
0.30 150.431 0 150.431
0.40 264.532 0 264.532
0.50 408.799 222.741 186.057
0.60 582.144 382.508 199.635
0.70 783.479 542.275 241.204
0.80 1011.717 702.042 309.675
0.90 1265.770 1010.802 254.968
1.00 1544.550 1319.561 224.988
1.10 1846.970 1628.321 218.648
1.20 2171.941 1972.404 199.537
1.30 2518.376 2363.659 154.717
1.40 2885.188 2771.995 113.193
1.50 3758.643 3743.566 15.076

Fuente: Elaboracion Propia.

La fuerza de tension a ser resistida por los estribos es:

Donde:

Mmax

h—h/4
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Mmax: Momento neto maximo (KN*m).

h: altura de la viga en (m).

T= 275.267 KN.

El area total requerida de refuerzo de acero es:

As = 1
fs
Donde: fs: Esfuerzo permisible escogido sobre la base del control del
agrietamiento
fs = 140000 KN/m2
Resultando: As = 1966 mm?.

Usando acero de @12 mm, A =113 mm?. X 2

N barras = 8.7 barras (9 Barras)

Usar: ® 12 mm C/12.5

3.2.6 DISENO DE LOS DIAFRAGMAS

Para el analisis de los diafragmas se recurre al Teorema de Courbon, el cual nos permite

calcular la ubicacion de los momentos maximos para | camion Tipo.
3.2.6.1 ANALISIS DE CARGAS

Cargas permanentes

Peso propio de la viga, DC viga = hdia*0.20*yH = 5.04 KN/m.
Peso propio de la Losa. DC losa = hf*10* yH = 48 KN/m

Peso propio capa de rodadura DW = hw * 10 * yH = 12.0 KN/m.
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Cargas Vivas
Calculando las reacciones de las filas de ruedas en el diafragma central.
Se asume como dos tramos isostaticos que descargan sobre el punto R.

GRAFICO 3.31: CARGA VIVA PARA EL CALCULO DE DIAFRAGMAS

1230 EKN T230KN
4.30m 4.30m 1?':_'!916:
- . AN
|7 10 m 10 m I 10 m I
R

Fuente: Elaboracién Propia.

R =127.56 KN.
3.2.6.2 CALCULO DE MOMENTOS MAXIMOS
Para un solo carril cargado

Segun el teorema de Courbon la distancia a la cual el momento es maximo esta dada por:
x=e+d
Donde:

por tanto:

S d+d _s+d
=62 X= 672

d : Distancia de las filas de ruedas al centro de gravedad del conjunto de filas de ruedas

1,8m

d=——=090m.
2

_ 2,7 0,90

6 2

X = 0,90 m.
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GRAFICO 3.32: UN CARRIL CARGADO (M).

‘ 1,80 ‘

0,90

-0,30

|

\

|

|
090 . 1,80 | x=090 1,35 045
\ 2,70 \ 2,70 |
[ [ |

Fuente: Elaboracion Propia.
MLL = 114.804 KN*m.
MIM = 37.885 KN*m.
MDC =10.741 KN*m.
MDW = 2.430 KN*m.
Calculo del Momento Ultimo de Disefio.
Para el estado limite de Resistencia | se tiene:

Mu = 1.25*DC + 1.50*DW + 1.75*(LL +IM)

Mu = 284.27 KN*m.

Para dos carriles cargados

1,20m
d==""""_060m.
2
27 060 _
X="g ~ 3 T U/om
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GRAFICO 3.33: DOS CARRILES CARGADOS (M)

.
-
o —
-

Fuente: Elaboracién Propia.

MLL =117.35 KN*m.
MIM =0.33* MLL = 38.727 KN*m.
MDC = 10.741 KN*m
MDW = 2.430 KN*m.

Calculo del Momento Ultimo de Disefio.
Para el estado limite de Resistencia | se tiene:

Mu =1.25*DC + 1.50*DW + 1.75*(LL +IM)

Mu = 290.20 KN*m.
3.2.6.3 CALCULO DE CORTANTES MAXIMOS

Para un solo carril cargado:

GRAFICO 3.34: UN CARRIL CARGADO (V).

R R
| 180m
. 1
///
|
|
|
|
L 030m _ 450m !
! 270m ,l/ 270m b

Fuente: Elaboracion Propia.
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VLL = 89.953 KN
VIM = 29.683 KN
VLL+VIM = 119.637 KN.

Para dos carriles cargados:

GRAFICO 3.35: DOS CARRILES CARGADOS (V)

R R R R
:]l/ 1.830m \I/ 1.20m \||: 1.820m
|
|
//
L 0590 m_ + 4.50m |
/! 270m !/ 2.70m ,l/

Fuente: Elaboracion Propia.

VLL =156.735 KN.

VIM =51.722 KN.

VLL+VIM = 208.45 KN.

Es mayor con dos carriles por tanto:

VDC = 53.70 KN. (Cortante por cargas permanentes 2 carriles cargados).
VDW = 12.15 KN. (Cortante por la capa de rodadura 2 carriles cargados).

Calculo del Cortante Ultimo de Disefio.
Para el estado limite de Resistencia | se tiene:

Vu = 1.25*DC + 1.50*DW + 1.75*(LL +IM)

Vu =450.151 KN.
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DISENO POR FLEXION DEL DIAFRAGMA.

Datos iniciales

h = 1.05 m Ec = 21882 MPa.
b = 020 m Es = 200E3 MPa.
d = 1.025 m f'c= 21  MPa.
d= 002 m fy = 420 MPa.
¢ = 0.9 ParaFlexion. Mu = 290.20 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos
que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d+|1- |1 2 x My
= * - -
¢ 0.85% @ * f'c * b x d?

a= 92.275 mm.

Calculo de Cuantia Mecéanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c -
p=-"— p= 000383

Calculo de As necesaria

As=p*bx*d As = 784.34 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigdn que produce la rotura simultanea.

0.003+Es

——="=_ ppb= 0.0212
0.003*Es+fy

- fe
pb—al*fy*

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159
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Célculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax *bxd  Asmax = 3255.8 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigon minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = ;—i pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin xb *d Asmin = 683.3 mm?’.

Resumen de As:
Asnec=  784.34 mm?.
Asmax= 32558 mm?

Asmin = 683.3 mm?.

Se usara la As = 784.34 mm?.

Eleccion del Didmetro de Acero
Usando barras de ® 25 mm = 1 plg = A =510 mm?®.
Numero de barras = 1.5379 (5 barras)
Seusara: 2® 25

VERIFICACION A CORTANTE DEL DIAFRAGMA
@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 450.151 KN. (Cortante Ultimo)

Célculo de resistencia al corte del Hormigon

Ve(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f c(MPa) Ve = 157449 N = 157.449 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte
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Si: Vu< 0.5* o*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*Vc < Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc =70.852 KN.
®*Vc =141.70 KN.
450.151 KN < 141.70 KN (Av NECESARIA).

Calculo de Av necesario:

V Tu vV
s=——Vc
0

Vs =34272.0 Kg.
Para® 10 mm. = Av=2*78.5 =157 mm®.

s= Avrfyrd 519721 mm. =20 em.”

V=
Usar : 0 10mm /20 cm

3.3 DISENO DE LOS APOYOS

Son los elementos intermedios entre la superestructura y la infraestructura, se considera

también como partes accesorias de un puente.
3.3.1 DISENO DE LA LAMINA DE NEOPRENO

Estos aparatos sirven para trasmitir a la infraestructura las reacciones verticales y

horizontales producidas por las diferentes acciones y solicitaciones de la superestructura.
Analisis de cargas

Cargas provenientes del peso propio = 600.203 KN.

Por cargas vivas = 294.183 KN.

Provenientes por impacto = 97.08 KN.
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Reaccion total en el apoyo = 991.466 KN.

Dimensionamiento de la lamina de Neopreno
Longitud del apoyo (ancho de Viga) = 0.40 m =15.748 plg
Espesor del apoyo :
Donde: e(m) = 0.001 * Lp(m)
Lp: Longitud del puente en m = 30m

e = 0.03m.
asumimos 0.05 m. equivalente a 2 plg

e = 0.05m (2 plg).
Ancho del Apoyo

1.- Esfuerzo Unitario

KN (C. muertas + C. vivas Jen KN
m2 ~ (log. del apoyo * ancho apoyo), (m)

Esfuerzo unitario a comp.

Esfuerzo Unitario a Comp. = 5508.14 KN/m?

2.- Factor de Forma

long. del apoyo * ancho, pl
Factor de Forma = (long poy rlg)

1.2345 * (Long. apoyo + ancho, plg) * (espesor apoyo,plg)

Factor de Forma 3.0696

Segun el Abaco, con el esfuerzo unitario a compresion y el factor de forma se tiene:

Deformacion = 10.1% < 15 %
correspondiente a Dureza 70

Verificacion de deslizamiento

DCxexT1

Dv =
v 5 * Long apoyo(bw) * T2

Donde:

Dv : Desplazamiento de la viga que puede absorber el apoyo sin deslizarse
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DC : Carga muerta Lb
e ; Ancho del apoyo plg.
T1 : Factor que depende de la temperatura minima

T2 : Factor que depende de la Dureza.

t(CF)| T1 Dureza| T2
20 1.9 50 110
0 1.8 60 160
-20 15 70 215

Dv=  0.044 m.

Desplazamiento de la viga

Dl = 0.00006*variacién de temperatura, (F)*Long. de viga en (ft)

Generalmente la variacion de temperatura es de 5°C a 25°C por tanto 36 °F

DI = 0.0054 m

DI < Dv Ok!
Finalmente las dimensiones de la ldmina de neopreno
seré:
= 0.05m
= 0.45m
= 0.40m
Dureza = 70

40 cm
i

Fuente: Elaboracién Propia.
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3.3.2 DISENO DEL APOYO FIJO

Se diferencia del apoyo movil, en donde la viga se ancla al estribo mediante varillas de

acero colocados en hileras, paralela al cuerpo del estribo.

Estas varillas son suficientes para anclar el puente impidiendo movimientos horizontales
de la misma y sin trasmitir momentos. El apoyo fijo se la disefiara para resistir las fuerzas

horizontales.

1.- Fuerza de Frenado:

Segun la norma ASSTHO LRFD 2004 seccion 3.6.4, se debe tomar como la mayor de:
BR’=25% (los pesos por eje del camion de Disefio).

BR”=5% (del camion de disefio + Carga de Carril)

ejes traseros = 145 KN. C.carril = 9.30 KN/m.
eje delantero = 35 KN. Lp= 30 m.

BR’>=81.25KN ; BR”=30.20 KN
BR =BR’/3=27.08 KN.
Célculo de la Fuerza de Friccion:
Fr = 0.05 = (peso total del peso propio de la Superestructura)

Fr= 60.02 KN
Fuerza Total

Ft=BR + Fr=87.10 KN.

Calculo de la Fuerza Cortante

V_FS*IH*B
= 76

Donde:

Fs: Esfuerzo cortante admisible del acero = 0.4* fy = 0.4*420000 = 168000 KN/m?.
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0 : Diametro de la varilla. (m)
16 : Momento de Inercia de la seccion transversal de la varilla (m?).
JO : Momento estatico de la seccion transversal de la varilla.

Para 6 = 16 mm. (asumido) se tiene:

Fs= 168000 KN/ mZ.
0= 3217E9 m'
Jo=  0.00133

Entonces: V=65.08 KN.

Calculo del niUmero de pasadores

. _Ft 87.10
VvV 65.08
N° =134

Se usaran 2 pasadores de 16 mm para cada apoyo fijo.

3.3.3 DISENO DEL DADO DE APOYO

Cumplen la funcién de distribuir uniformemente las isobaras de presion que nacen bajo las
placas de apoyo.

Datos:

a= 0.50 m.

ao =0.40 m.

Fy = 420000 KN/ m?.

N =991.46 KN. (Peso total que llega al apoyo)

Calculo de As en direccion A

0.3*N*a_a0

fy
Asa= 1.42 E-4 m2 = 142 mm?

Asa =
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Usando acero de 6 mm de didmetro, A = 28.3 mm?.
Numero de capas = 2 (para 3 barras de distribucién de 6 6 mm)

Se dispondra de estribos con direccion de la cara del apoyo con un espaciamiento de 15 cm

cada una
3.4 DISENO DE LOS ESTRIBOS

Datos iniciales:

F’c=21 MPa. Angulo de friccion interno= 30°.

vH = 24 MPa. Altura del alzado = 9.2 m.

d’ =5 cm. (recubrimiento) Altura del estribo = 10.2 m.

ysuelo= 18 MPa. Esfuerzo Admisible del suelo = 220 KN/m?.

Altura de fundacion respecto al nivel del suelo =5.30 m.

3.4.1 ANALISIS DE CARGAS

3.4.1.1 Cargas permanentes superestructura DC

Tablero: (Barandado, viga de borde, acera peatonal, losa y viga).
FV(DC tablero) = 172.44 KN.
Brazo respectoa A x=2.80m
M(DC tablero) = 482.83 KN*m

Capa de rodadura
FV(DW) = 15.83 KN.
Brazo respectoa A x =2.80 m.

M(DW) = 44.32 KN*m.
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3.4.1.2 Peso propio Subestructura DC

Estribo: En base a la altura establecida del estribo, se determinan las demas dimensiones
del mismo, en funcion a las recomendaciones que ofrece el libro Estribo de Puentes de
Juan J. Arenas — Angel C. Aparicio donde sugieren de manera tentativa rangos de
secciones de las diferentes partes de un estribo, posteriormente se deberd verificar todo lo

concerniente a la estabilidad del mismao.
La seccion resultante es:

GRAFICO 3.37: SECCION DEL ESTRIBO Y NIVELES DE FUNDACION (m;

m.s.n.m.)
1729.70 ,:,D'H 0.65-]
i o
= = S 7= SA=A1
I
1
b I
— (10
i1
! 060
| —
9! B

14

054 053

10.2

17248

[ ]

_—_,-;f:,/f:f,eg =7

5.30m ﬂ

Fuente: Elaboracion Propia.

En base a esta seccion, se procedera a calcular su peso propio y sus efectos respecto el

punto de analisis A, ubicado en el extremo inferior derecho del estribo.
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CUADRO 3.38: FUERZAS Y MOMENTOS DEL ESTRIBO Y TERRAPLEN

AREAS FUERZAS Y MOMENTOS DEL ESTRIBO
N JAREAm2)] FiEN) [KA)ml MaiKN*m)
1 3.5 84 3.5 294
2 0.875 21 4 66 97.86
3 0.5 12 3 36
4 0.625 15 1.66 249
5 1276 30.624 323 98.91552
6 4128 99.072 28 277.4016
7 0.075 18 32 5.76
8 0.325 78 2.825 22.035
9 0.125 3 3275 9 825
10 0.455 10.92 3.275 35.763
TFV=| 285216 TM=| 90246012
AREAS FUERZAS Y MOMENTOS DEL TERRAPLEN
N JAREAm?)| FiEKN) [K(A)m| MaKN*m)
11 0.282 5.076 3.45 17.5122
12 0.075 135 33 4455
13 2552 45936 3136 154 34496
14 322 579.6 5.25 3042.9
15 0.875 15.75 583 91.8225
TFV=] 647.712 TM=| 3311.03466

Fuente: Elaboracién Propia.

FV(DC estribo) = 285.216 KN. (ubicada a 3.164 de A).
M(DC estribo) = 902.46 Kg*m

3.4.1.3 Material de relleno (terraplén) EV
FV(EV) = 647.712 KN. (ubicado a 5.11 m de A)
M(EV) = 3311.03 KN*m

3.4.1.4 Carga viva Vehicular (LL)

GRAFICO 3.38: CARGA VEHICULAR PARA EL ESTRIBO

45 KN 145 KN
FIFEN
e 430m —— 430m _d;

£ i

—.-—,‘i-rb—,— s
300 m F

R R2

Fuente: Elaboracién Propia.
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FV(LL) = 72.585 KN.
Brazo respectoa A x =2.80 m.
M(LL) = 203.23 KN*m.

3.4.1.5 Empuje lateral del suelo (terraplén) (seccion 3.11.5 AASHTO LRFD 2004)
p=ky, g:{xx ID_Q)

v

rols sin(d, +38)sin (b, —B)
- sin(8—5)sin (8 +p)

) sin® (6+¢,
T [sin0 sin(6-3)]

GRAFICO 3.39: ORIENTACION DE LOS ANGULOS PARA EL CALCULO DE
FUERZAS

H/3
.

Fuente: 3.11.5. AASHTO LRFD 2004.

Donde:
@’f= 45" (4ngulo efectivo de friccion interna)

8 =30" (angulo de friccion entre relleno y muro de TABLA 3.11.5.3-1).
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B =0 (angulo que forma la superficie del relleno respecto a la horizontal).
ys = 1800 Kg/m® (Peso especifico del suelo).
0 =90° (Angulo que forma el respaldo del muro con la horizontal).
g = 9.81 m/s’ (aceleracion de la gravedad).
P : Empuje lateral del suelo en Mpa.
Reemplazando los datos se obtiene:
R=3.20
Ka=0.18
P=0.18*1800*9.81*9200*(E-9) = 0.02924 MPa.
P=29.24 KN/m?*9.7 m = 269.02 KN.
Donde:
FH(EH) = P*cos30° = 232.98 KN.
Segun la norma FH(EH) esta ubicadaa 1/3de H Y(EH) = 3.07 m.
M(EH) = 714.47 KN*m

3.4.1.6 Sobrecarga viva (LS) (Seccion 3.11.6.4)

H(LS) = Ay = kY. g g % 107

h eq = 6000 mm, (para altura de estribo mayor a 6 m. tabla 3.11.6.4-1).
K: Parametro calculado anteriormente.
vs = 1800 Kg/m3 (Peso especifico del suelo).

H(LS) = 1.944 KN/m?.

FH(LS) = H(LS) * 9.2 = 17.88 KN
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Fuerza actuando a H/2.

M(LS) = 82.27 KN*m.
3.4.1.7 Fuerza de Frenado (BR)
Segun la seccion (3.6.4 AASHTO LRFD) se debera tomar la mayor de:
BR’=25% (los pesos por eje del camion de Disefio).

BR”=5% (del camion de disefio + Carga de Carril)

ejes traseros = 145 KN C.carril = 9.30 KN/m
eje delantero = 35 KN Lp= 30 m

BR’=8125KN ; BR”=30.20 KN

FH(BR) = 8125/9.7 = 8.376 KN. (ubicado a 1.8 m de la calzada).
Brazo respecto de A, Y=(Hest+1.8)m
M(BR) =92.136 KN*m

3.4.1.8 Cargas hidraulicas (WA).- Es la carga ocasionada por las cargas del rio o
quebrada que varia en funcion la profundidad del agua y su respectivo peso especifico, por

lo general es variable debido a la variabilidad de la seccion del cauce.

yagua turbia * h?
2

FH(WA) =

vy =12 KN/m3 (peso especifico del agua turbia).
h=1.70 m (tirante maximo).
FH(WA) = 17.34 KN. (actuando a 1/3 del tirante maximo)

M(WA) = 17.34%(1/3*1.70+5.3) = 101.7 KN*m
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3.4.1.9 Cargas de Viento (Seccion 3.8 AASHTO LRFD 2004)

La norma AASHTO clasifica a los puentes segun la magnitud de la luz, en puentes
pequefios 0 menores para luces de 6.1 m. a 50 m. y en puentes grandes 0 mayores de luces

superiores a los 50 m.
No se toma en cuenta la carga de Viento bajo las siguientes observaciones:

1.- El comentario 3.8.1.1 AASHTO LRFD 2004, menciona que el viento para estructuras

menores y de baja altura no resulta ser determinante.

GRAFICO 3.40: VIENTO EN LA SUPERESTRUCTURA

Fuente: Elaboracién propia.

2.- En relacién a la presion de viento sobre los vehiculos, el comentario 3.8.1.3 ASSHTO
LRFD 2004, segun la experiencia practica, menciona que no es probable que haya
sobrecargas maximas presentes en el puente cuando la velocidad del viento sea superior a
los 90 Km/h (correspondiente a temporal muy fuerte cerca de vientos de tempestad segln
BEAUFORT, seccion 1.7 del libro Chereque).

3.- La norma ASSHTO LRFD 2004 en su apartado 3.8.1.1, menciona que Sus
especificaciones respecto a al viento, estan asumidas para un velocidad basica de 160
Km/h, correspondiente a velocidades de huracan que son mayores de los 104 Km/h que es

muy frecuente y normal en la region Norteamericana.

4.- Con relaciéon al viento aplicado a la Subestructura, es mas bien favorable a la
estabilidad del estribo.
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GRAFICO 3.41: VIENTO EN LA INFRAESTRUCTURA
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Fuente: Elaboracion propia.

5.- Con relacidn al entorno de emplazamiento del puente, presenta un relieve variado, con
muchos pastizales y arboles nativos de densidad espesa que mitigan de algina manera

fuertes vientos en la zona.

3.4.2 RESUMEN DE LAS CARGAS

GRAFICO 3.42: CARGAS EN EL ESTRIBO

FV(DC tablero)

FV(DW)
lFV{ LL)

........

6 N\ FH(wa)

e !
————————— 407-0.607
2 FV(DC subest) 4
- -
]
Y A

Fuente: Elaboracion propia.
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3.4.3 ANALISIS DE ESTABILIDAD DEL ESTRIBO

Los estribos al igual que un muro de contencion, se las debe dimensionar para que sean
estables. Se verificard su estabilidad en los estados uUltimos de resistencia donde se

analizara en los dos siguientes Etapas:
Etapa I: Actla el estribo solo y el empuje del relleno.
Etapa Il: Actla el estribo, relleno, puente y sobrecargas. (Estribo en servicio).

Las etapas mencionadas segin norma, deberan cumplir lo siguiente:

a) Capacidad de carga del suelo [Art. 11.6.3.2]

La capacidad de carga se debera investigar en el estado limite de resistencia utilizando
cargas Y resistencias mayoradas, y asumiendo las siguientes distribuciones de la presion

del suelo:

XV

Donde para suelos se tiene: f4, = Py

fméx < fadm suelo
fadm: Esfuerzo admisible del suelo de fundacién (KN/m?).

b) Vuelco [Art. 11.6.3.3] (ubicacion de la excentricidad)
La excentricidad que debera cumplir una estructura de fundacion debe estar dentro la

excentricidad maxima.

e=s €max

Donde para suelos se tiene:
B
Cmax = Z

Siendo B = Base de la zapata.
e max.: Excentricidad maxima (m).
e : excentricidad (m).

La excentricidad de la resultante se obtiene con las siguientes expresiones:
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_ 2 Mgsr — X Mpgs
NV

Donde:

Z Mgsr : Suma de los momentos estabilizantes de la estructura (KN = m).
Z Mpgs : Suma de los momentos desestabilizantes o volteadores (KN * m).

Z V : Sumatoria de las fuerzas verticales de la estructura (KN).

_ B
e—2 a

c) Deslizamiento [Art. 11.6.3.6] (Seguridad al deslizamiento)

Se debera verificar que las fuerzas horizontales que tienden a deslizar la estructura sea
menor que las fuerzas horizontales resistentes al deslizamiento ocasionadas por la

estructura en contacto con el suelo.

FHu < F;‘u
Donde:

Fy,, = X H Resultante de las fuerzas horizontales que tienden a deslizar la estructura (KN).

Foy = ¢(cXV) (KN).
¢ = Coeficiente de friccién (0,55)

¢ = Factor de minoracién al resbalamiento. (0,8)

3.4.4 COMBINACIONES DE CARGA

Dado que las cargas fundamentales en el andlisis de estabilidad son dos, las cargas

volcantes y las cargas Estabilizadoras, se propone los siguientes tipos de combinacion:
COMBINACION A: Se utilizaran los factores de cargas maximas para ambas cargas.
COMBINACION B: Se utilizaran los factores de cargas minimas para ambas cargas.

COMBINACION C: Se utilizara los factores méaximos para las cargas volcadoras y

minimas para las cargas estabilizadoras.
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3.4.4.1 Factores de Carga para las distintas combinaciones.

CUADRO 3.41: FACTORES DE CARGA PARA LAS DISTINTAS
COMBINACIONES

DESCRIPCION E. RESISTENCIA| E. RESISTENCIA I E. RESISTENCIAV
COMBA |COMBB | COMC | COMBA |COMBE | COMC | COMBA [COMBE | COMC

Est. [FV(DC)Tab,5u 1.25 0.3 0.9 1.25 0.3 0.9 1.25 0.3 0.9
Est. |FV (EV) 1.35 1 1 1.35 1 1 1.35 1 1

Est. |FV (DW) 1.5 0.65 0.65 1.5 0.65 0.65 1.5 0.65 0.65
Est. |FV(LL) 1.75 1.75 1.75 1.35 1.35 1.35
Volt.|FH (BR) 1.75 1.75 1.75 1.35 1.35 1.35
Volt.|FH (EH) 1.5 0.9 1.5 1.5 1.5 1.5 1.5 0.9 1.5
Volt.|FH (LS) 1.75 1.75 1.75 1.35 1.35 1.35

Fuente: Elaboracion propia.

3.4.4.2 Fuerzas y momentos afectados por los factores de carga (KN) ; (KN*m)

CUADRO 3.42: FUERZAS Y MOMENTOS AFECTADOS POR LOS FACTORES
DE CARGA (KN), (KN*m)

FUERZAS KN E. RESISTENCIA | E. RESISTENCIA I E. RESISTENCIAV
CcOMBA|COMEB| COMC |COMBA|COMBE | COMC | COMBA |COMBE | COMC
Est. |[FV (DC)Tab 172 216 135 155 216 155 135 216 155 135
Est. [FV (DC)Sub. 285 357 257 257 357 257 257 357 257 257
Est. [FV (EV]) 648 874 648 648 874 648 648 874 648 648
Est. [FV (DW) 16 24 10 10 24 10 10 24 10 10
Est. [FV (LL) 73 127 127 127 0 0 0 e 58 58
IRV = 1194 1597 1197 1197 1470 1070 1070 1568 1168 1168
Volt.|FH [BR] 8 15 15 15 0 0 0 11 11 11
Volt.|FH (EH] 233 345 210 345 345 345 345 345 210 345
Volt.|FH [L5] 18 31 31 31 0 0 0 24 24 24
IFH= 259 395 256 395 349 349 349 385 245 385
MOMENTOS KN*m | COMBA|COMBE| COMC | COMBA |COMBB| COMC | COMBA |COMBE| COMC
Est. [M (DC|Tab. 483 604 435 435 604 435 435 604 435 435
Est. |M (DC) Sub. 902 1128 812 812 1128 812 812 1128 812 812
Est. [M (EV] 3311 4470 3311 3311 4470 3311 3311 4470 3311 3311
Est. [M (DW) 44 66 25 25 66 25 29 66 25 25
Est. [M (LL) 203 356 336 356 0 0 0 274 274 274
M Est. = 4944 6624 4942 4942 6268 4587 4587 6542 4361 4861
Volt.|M (BR) 92 161 161 161 0 0 0 124 124 124
Volt.|M (EH) 714 1072 643 1072 1072 1072 1072 1072 643 1072
Volt.|M (LS) 82 144 144 144 0 0 0 111 111 111
Z Mval = 889 1377 948 1377 1072 1072 1072 1307 878 1307

Fuente: Elaboracién propia.
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3.4.4.3 Resultados y verificaciones de la Etapa I (solo estribo sometido a empuje del relleno)

CUADRO 3.43: VERIFICACION DE LA ETAPA | (ESTRIBO Y RELLENO)

ESTADO | EL ESTRIBO SOLO Y EMPUJE DEL RELLENO

COMBINACION IMvol. [EMEst. | IFV ZFH DFc* IV e fmax smancEadm | egomax | EHEBSRY
KN*m | KN*m | KN KN KN m KN/m2
RESIS | COME. A 1072 | 5598 | 1231 349 542 0.18 | 167.38 | ok ok ok
RESIS | COME. B 643 4123 904 210 398 0.35 117.51 ok ok ok
RESIS | COME. C 1072 | 4123 | 904 349 398 0.13 | 134.02 | ok ok ok
RESIS 11l COMB. A 1072 5598 1231 349 542 0.18 167.38 ok ok ok
RESISIIICOMB.B | 1072 | 4123 | 904 349 398 0.13 | 134.02 | ok ok ok
RESIS 11l COMB. C 1072 4123 904 349 398 0.13 134.02 ok ok ok
RESISVCOMB.A | 1072 | 5598 | 1231 349 542 0.18 | 167.38 | ok ok ok
RESISV COMB. B 643 4123 904 210 398 0.35 117.51 ok ok ok
RESISVCOMB.C | 1072 | 4123 | 904 349 358 0.13 | 134.02 | ok ok ok
Fuente: Elaboracién propia.
3.4.4.4 Resultados y verificaciones de la Etapa Il (Estribo en servicio)
CUADRO 3.44: VERIFICACION DE LA ETAPA 11 (ESTRIBO EN SERVICIO)
ESTADO Il ESTRIBO CON EL PUENTE EMPUJE DEL RELLENO Y SOBRECARGAS
COMBINACION IMvol. |IMEst. | IFV IFH M* IV e fmax tmactadim | ecomax | EHE STy
KN*m | KN*m | KN KN KN m__ | KN/m2
RESIS | COMB. A 1377 | 6624 | 1597 | 395 703 0.22 | 216.73 | ok ok ok
RESIS | COMB. B 948 4942 | 1197 | 256 527 0.16 | 179.34 | ok ok ok
RESIS | COMB. C 1377 | 4s42 | 1197 | 395 527 0.52 | 200.91 | ok ok ok
RESISIIICOMB.A | 1072 | 6268 | 1470 | 349 647 0.03 | 207.99 | ok ok ok
RESISIIICOMB.B | 1072 | 4587 | 1070 | 349 471 0.21 | 162.83 | ok ok ok
RESIS 11l COMB. C 1072 4587 1070 345 471 0.21 162.83 ok ok ok
RESIS V COMEB. A 1307 6542 1568 385 650 0.16 218.52 ok ok ok
RESISV COMB. B 878 4861 1168 245 514 0.09 171.24 ok ok ok
RESISV COMB. C 1307 4861 1168 385 514 0.46 151.50 ok ok ok

Fuente: Elaboracion propia.

Donde: f adm =220 KN/m2 : ¢ =0.80 ; e méx. = 1.75 m.

3.4.5 VERIFICACION EN EL ESTADO LIMITE DE SERVICIO

En este estado se analizara la estructura en el Estado Limite de Servicio | sin mayorar las

cargas.
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3.4.5.1 Etapa | (solo estribo y empuje del terraplén)
1.- Seguridad al vuelco

M
2 Mgsr > 2
2 MyoyL

Z Mgsr = 5066 KN * m (Suma de los momentos estabilizantes de la estructura)

Z My, = 1070 KN * m (Suma de los momentos desestabilizantes o volteadores)

589> 2.... Cumple

2.- Seguridad al Deslizamiento

C* ZFEST

>2
Y Fvor

¢ : Coeficiente de friccién = 0.8.

Z Fger = 1214 KN (Suma fuerzas estabilizantes de la estructura)

z Fyor = 286 KN (Suma de fuerzas desestabilizantes o volteadores)

3.203>2.... Cumple
3.4.5.2 Etapa Il (Estribo en servicio)

1.- Seguridad al vuelco

M
2 Mgsr > 2
2 MyoL

z Mgsr = 4336 KN *m (Suma de los momentos estabilizantes de la estructura)

z My = 829 KN * m (Suma de los momentos desestabilizantes o volteadores)

556 >2.... Cumple

2.- Seguridad al Deslizamiento

F,
C*), EST > 2
Z FVOL
¢ : Coeficiente de friccién = 0.8.

Z Fger = 953.0 KN (Suma fuerzas estabilizantes de la estructura)
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Z Fyor = 259.0 KN (Suma de fuerzas desestabilizantes o volteadores)

3.68 >2.... Cumple

3.4.6 DISENO DE LAS ARMADURAS DEL ESTRIBO
3.4.6.1 DISENO DE LA ARMADURA PARA EL ESPALDAR O MURETE

Calculo de momento y cortante por efecto del empuje del relleno (3.11.5 ASSHTO
LRFD 2004):

P=ky.ghyx10"

Donde: P: Empuje del relleno en MPa.
K: Parametro calculado segun 3.11.5.
vs: Peso especifico del suelo Kg/m3
g: Aceleracion de la gravedad. m/s
h=182m P =0.18 *1800 * 9.81 *1820*10E-9 = 5785 N/m°.
P =5.785 KN/m’® * 1.82 = 10.529 KN.
FH(EH) = P*cos30 = 9.12 KN.
M(EH) = 912 * 1.82/3 = 5.53 KN*m.
V(EH) = 9.12 KN.
Momento y cortante por efecto de la fuerza de frenado:
Calculado segun 3.4.1.7 de este estudio.
FH(BR) = 8.376 KN.
YH(BR) = Altura de mure + altura de fuerza de frenado

YH(BR) = (1.82+1.80)m.= 3.60 m
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Momento de frenado = M(BR) = 3.62*8.376 KN = 30.32 KN*m
Cortante debido a la fuerza de frenado = V(BR) = 8.376 KN.
Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio
Para el estado limite de Resistencia I se tiene:
Mu = 1.5*M(EH) +1.75*M(BR) = 61.355 KN*m.
Vu = 1.5*V(EH) + 1.75*V(BR) = 28.33 KN.

DISENO POR FLEXION DEL ESPALDAR O MURETE.

Datos iniciales

h = 025 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E3 MPa.
d = 020 m f'c= 21  MPa.
d = 005 m fy = 420 MPa.

= 0.9 ParaFlexion. Mu = 61.355 KN*m.
al= 072 f'c<28MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucidn rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

2xM
a=d * 1—\/1 cl

0.85%0Q * f'cx b *d?

a= 20.106 mm.

Célculo de Cuantia Mecéanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c -
P=""1a p = 0.00427

Calculo de As necesaria
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As=p*bxd As = 854.528 mm>.

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

pb = a1 #LSx 2003 Es by o 00212

fy 0.003+Es+fy

Calculo de la cuantia mecénica Méxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*bxd  Asmax = 3176.47 mm?..

Célculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigon minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Calculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin b *d Asmin = 660.0 mm?.

Resumen de As:
Asnec=  854.528  mmZ.
Asméx= 317647 mm-.
Asmin=  660.60 mm-.

Se usara la As = 854.528 mm?.

Eleccion del Didmetro de Acero
Usando barras de ® 16 mm = 5/8 plg = A =201 mm?.
Numero de barras = 4.25 (5 barras)
Seusard: 5 16
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Como es calculada para una faja de 1m. la disposicion de la As sera la siguiente:
®16mm c/20 cm.

VERIFICACION A CORTANTE DEL ESPALDAR O MURETE
@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 28.33 KN. (Cortante Ultimo)

Célculo de resistencia al corte del Hormigon

Vc(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * ,/f'c(MPa) V¢ = 155807 N = 155.81 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5* o*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*Vc < Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc =70.11 KN.
®*Vc =140.2 KN.
28.33 KN <70.11 KN (NO NECESITA)

Armadura de distribucion:
As = 0.001%b*d As dist = 200 mm?.
Usando barras de ®10mm  Area = 78.5 mm?®.
NUmero de barras =2.5477 =3 barras
Se usaré: 3d10
Como es calculada para una faja de 1 m. la disposicion de armadura sera la siguiente:

®10mmc/30cm
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3.4.6.2 DISENO DE LA ARMADURA PARA EL ALZADO O ELEVACION
Momento y cortante por efecto del empuje del relleno:
Fuerza horizontal por efecto del empuje del relleno
FH(EH) = 207.094 KN (Calculado en 3.4.1.5 paray =9.2 m.)
Altura de aplicacion: YH(EH) =9.2/3.
M(EH) = 635.089 KN*m.
V/(EH) = 207.094 KN.
Momento y cortante por efecto de la fuerza de frenado:
FH(BR) = 8.376 KN (Fuerza horizontal de frenado calculado en 3.4.1.7 de este estudio).
Brazo respecto al punto de estudio:
YH(BR) = 11 m.
M(BR) = 92.136KN*m.
V(BR) = 8.376 KN.
Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio
Para el estado limite de Resistencia | se tiene:
Mu = 1.5*M(EH) +1.75*M(BR) = 1113.87 KN*m
Vu = 1.5*V(EH) + 1.75*V(EH) = 325.299 KN.

DISENO POR FLEXION DEL ALZADO O ELEVACION.

Datos iniciales

h = 1.00 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E3 MPa.
d = 095 m f'c= 21 MPa.
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d = 005 m fy = 420 MPa.
o = 0.9 ParaFlexion. Mu = 1113.8 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos
que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d+|1- |1 2x My
=d * — —
4 0.85+ 0+ flc*b*d?

a= 76.026 mm.

Calculo de Cuantia Mecanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c -
= p= 0.0034
Calculo de As necesaria
As=pxbxd As= 3231.13 mmZ.

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

_ flc _ 0.003+Es _
pb = al * 7 o00s-Est Ty pb = 0.0212

Calculo de la cuantia mecénica Méxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Méaxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax *bxd  Asmax = 15088.2 mm?.
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Célculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigon minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Calculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin xb *d Asmin = 3135 mmZ.

Resumen de As:
Asnec= 323113  mm?
Asméax = 150882 mm’
Asmin = 3135 mm?.

Se usara la As = 3231.13 mm?>.

Eleccion del Diametro de Acero
Usando barras de ® 25 mm = 1 plg = A =510 mm?.
NUmero de barras = 7 barras
Seusard: 7 25

Como es calculada para una faja de 1m. la disposicién de la As sera la siguiente:
®25mm c¢/15 cm.

VERIFICACION A CORTANTE DEL ALZADO O ELEVACION
@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 325.295 KN. (Cortante Ultimo)

Célculo de resistencia al corte del Hormigon

Ve(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f c(MPa) Ve = 740086 N = 740.086 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte
Si: Vu< 0.5 o*Vce NO NECESITA
Si: 0.5* ®*Vc < Vu< o*Vc Av MINIMA.
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Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* d*Vc =333.038 KN.
®*Ve = 666.077 KN.
325.299 KN <
333.038 KN (NO NECESITA)

Armadura de distribucion:
As =0.001%b *d As dist = 950 mm?.
Usando barras de ®16 mm.  Area = 201 mm?.
NUmero de barras =5 barras
Se usara: 5d16
Como es calculada para una faja de 1 m. la disposicion de armadura seré la siguiente:

dl6mmc/20cm

As DE DISTRIBUCION EN LA SECCION MEDIA DEL ALZADO
H(m)=0.8 ; b(m)=1 ;d(m)=0.75 As = 0.001 b +d As = 750 mm?.

dl6mmec/25cm
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3.4.6.3 DISENO DE LA ARMADURA PARA LA FUNDACION

yHo = 24 KN/m®
ysuelo = 18 KN/m®

GRAFICO 3.43: ESFUERZOS DEL SUELO (TALON FIBRA INFERIOR)

Fuente: Elaboracion propia.

3.4.6.3.1 DISENO DE LA ARMADURA DEL TALON
FIBRA INFERIOR

Momento y cortante debido al peso propio del talén
yH® = 24 KN/m® (Peso especifico del Hormigén).

P(DC1) = (3.5%0.5)/2 * yH* = 21 KN.

P(DC2) = (3.5*0.5) * yH* = 42 KN.

M(DC1) = P(DC1) * 3.5/ 3 = 24.50 KN*m.

M(DC2) = P(DC2) * 3.5 / 2 = 73.50 KN*m.
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M(DC) = 98 KN*m
V(DC) = 41.75 KN
Momento y cortante debido al peso del relleno
FV(EV) = 648.0 KN.
Brazo respecto al punto de estudio:
X (EV) =3.5/2=1.75m.
M(EV) = 1133.5 KN*m
V(EV) = 422.28 KN.
Momento y Cortante debido al esfuerzo del suelo
>M est = 4944 KN*m.

M vol = 889 KN*m

¥ FV = 1194 KN.
_ZMEST_ZMDES _B
= ; e=-—a
v 2
e=0.1032m
5 P <1 6*e> { P <1+6*e)
= — % — = — %
“=3 B =3 B
g2 = 155.451 KN/m? ql = 185.63 KN/m?
B1=450, B2=25m,t2=1.0m
(q1-q2)  (q) (q1-q2)  (q")
(B1+B2) (B1-t2) (B1+B2) (B1—-t2—4d)

q’=15.089 KN/m ; q’* =24.23 KN/m

!

q

q2
Mg =7*(Bl—t2)2+€*(31—t2)2
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Mg =982.94 KN*m

nr

q
2

Vg=q2+(Bl1—-t2—-d)+ *(B1—-t2—-4d)

Vq =410.41 KN.
Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio
Para el estado limite de Resistencia | se tiene:
Mu = 1.35*Mq - 1.25*M(DC) — 1.35*M(EV) = -325.745 KN*m
VU = 1.35%Vq - 1.25*V/(DC) — 1.35*V(EV) = -68.199 KN.

Se puede ver que el momento es negativo por tanto la fibra inferior se encuentra
comprimida (no hay traccion), no es necesario As por flexion pero se dispondra segun lo
requerido en la puntera (la mitad)

DISPONER As: ®@25mm ¢/30 cm.

VERIFICACION A CORTANTE DEL TALON
@® = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu =68.20 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Ve(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f c(MPa) Ve = 740086 N = 740.08 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5% d*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*Vc < Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc =333.038 KN.
®*Vc =666.077 KN.

333.038 KN >68.20 KN  NO NECESITA
Armadura de distribucion:

As =0.001«b *xd
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As dist = 950 mm?.
Usando barras de ®16 mm  Area = 201 mmZ.
NUmero de barras =5 barras
Se usara: 5d16
Como es calculada para una faja de 1 m. la disposicion de armadura sera la siguiente:

®l6mmc/ 20 cm

DISENO DE LA ARMADURA DEL TALON
FIBRA SUPERIOR

Para el analisis de la fibra superior, se tomara el estado de cargas méas desfavorable es

decir, estribo solo més los efectos del material de relleno.

GRAFICO 3.44: ESFUERZOS DEL SUELO (TALON FIBRA SUPERIOR)

Fuente: Elaboracion propia.
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Momento y cortante debido al peso propio del talén
yH® =24 KN/m® (Peso especifico del Hormigén).
P(DC1) = (3.5%0.5)/2 * yH° = 21 KN.
P(DC2) = (3.5*0.5) * yH" = 42 KN.
M(DC1) = P(DC1) * 3.5/ 3 = 24.50 KN*m.
M(DC2) = P(DC2) * 3.5/ 2 = 73.50 KN*m.
M(DC) = 98 KN*m
V(DC) = 41.75 KN
Momento y cortante debido al peso del relleno
FV(EV) = 648.0 KN.
Brazo respecto al punto de estudio:
X (EV)=3.5/2=1.75m.
M(EV) = 1134.0 KN*m
V(EV) = 422.28 KN.
Momento y Cortante debido al esfuerzo del suelo
>M est = 4213 KN*m,

XM vol = 714 KN*m

> FV =933 KN.
azZMEST_ZMDES .
XV ’
e=0.25m
5 P (1 6*9)
= — % —
“=73 B
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2 = 104.65 KN/m? ql = 161.901 KN/m?

B1=450, B2=25m,t2=10m

(q1-q2)  (q) (q1—q2)  (q")
(B1+B2) (B1-t2) (B1+B2) (B1—-t2—4d)

q’=28.625 KN/m ; q’>’ =20.855 KN/m

!

q
— %
6

q2

- (B1—1t2)? + (B1 — t2)?

Mq =

Mq =699.426 KN*m

nr

Vq=q2*(B1—t2—d)+q7*(B1—t2—d)

\Vq = 293.448 KN.

Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio
Para el estado limite de Resistencia | se tiene:

Mu = - 1.35*Mq + 1.25*M(DC) + 1.35*M(EV) = 709.17 KN*m
Vu = -1.35%Vq + 1.25*V(DC) + 1.35*V(EV) = 226.106KN.

DISENO POR FLEXION DEL TALON. (FIBRA SUPERIOR)

Datos iniciales

h = 1.00 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E3 MPa.
d = 095 m f'c= 21  MPa.
d = 005 m fy = 420 MPa.

= 0.9 ParaFlexion. Mu = 709.17 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”
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d+|1- |1 2> My

= * - —_

¢ 0.85% @ f'c * b x d?
a= 47.66 mm.

Calculo de Cuantia Mecanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c -
= p= 0.00213
Calculo de As necesaria
As=p*bx*d As = 2025.68 mm-.

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

'c 0.003+Es
pb = al * Le,

7 Fooosmssy, PP= 00212

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax *bxd  Asmax = 15088.2 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigén minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = ;—; pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin = 3166.67 mm?’.
Resumen de As:
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Asnec= 2025.68 mm-Z
Asmax = 15088.2 mmZ
Asmin=  3166.67 mm-.

Se usara la As = 3166.67 mm?.

Eleccion del Didmetro de Acero
Usando barras de ® 25 mm. = 1 plg = A =510 mm?®.
Numero de barras = 6.209 = 7 barras
Seusard: 725
Como es calculada para una faja de 1m. la disposicién de la As seré la siguiente:

®d25mm c¢/15 cm.

VERIFICACION A CORTANTE DEL TALON
@® = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 226.106 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Ve(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f c(MPa) Ve = 740086 N = 740.086 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5* o*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* ®*Vc <Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc =333.038 KN.
®*Vc =666.077 KN.

333.038 KN >226.106 KN NO NECESITA
Armadura de distribucion:

As = 0.001*b *d As dist = 950 mm>.

Usando barras de ®16 mm  Area = 201 mm?>.
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NUmero de barras =5 barras
Se usara: 5d16
Como es calculada para una faja de 1 m. la disposicion de armadura sera la siguiente:

dl6mmc/20cm

3.4.6.3.2 DISENO DE LA ARMADURA PARA LA PUNTERA
FIBRA INFERIOR

GRAFICO 3.45: ESFUERZOS DEL SUELO (PUNTERA FIBRA INFERIOR)

1

Fuente: Elaboracion propia.

PDC1 = (B2*0.5)/2 * yH" = 15 KN.

PDC2 = B2*0.5* yH* = 30 KN
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Momento y cortante debido al peso propio:

M(DC) = 50 KN*m
V(DC) = 24.37 KN.

Momento y Cortante debido al esfuerzo del suelo

XM est = 4944 KN*m.

M vol = 889 KN*m

¥ FV =1194 KN.

— Z MEST - Z MDES

4
e=0.108 m

5 P (1 6*e)
= — % —
“=3 B

g2 = 155 KN/m?

B1=450, B2=25m,t2=10m

(q1-q2) (")
(B1+B2) (B1)

1=F <1+6*e
= — x
=5

ql = 185.63 KN/m?

(q1—q2) (@)

(B1+B2) (Bl1+d)

qlV=19.401 KN/m ; qVI =23.496 KN/m

B2?

Mg =
1=

Mg = 568.867KN*m

Vg=(B2—-d)*((B2—-q"") +—

Vq = 282.548 KN.

Momento y cortante debido al del relleno:

M(EV) = 112.5 KN*m
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V(EV) = 55.8 KN.
Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio
Para el estado limite de Resistencia | se tiene:
Mu = - 1.35*M(q + 1.25*M(DC) + 1.35*M(EV) = 553.595 KN*m

VU = -1.35*V(q + 1.25%V/(DC) + 1.35*V(EV) = 275.652 KN.

DISENO POR FLEXION DE LA PUNTERA.

Datos iniciales

h = 1.00 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E3 MPa.
d = 095 m f'c= 21  MPa.
d = 0.05 m fy = 420 MPa.

= 0.9 ParaFlexion. Mu = 553.59 KN*m.
al= 072 f’'c<28MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos
que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d«|1- |1 2 My
=d % — —
4 0.85+@ « f'c*b+d?

a= 36.99 mm.

Célculo de Cuantia Mecéanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__0.85*axf'c
T fyd

p= 0.00165

Calculo de As necesaria

As=px*b*d As= 1572.23 mm>.

225



Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

0.003+Es

ooommsiyy PP 00212

- fe
pb—al*fy*

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia méxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Célculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*b+d  Asmax= 15088.2 mmZ.

Calculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigén minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin = 3166.67 mm?’.

Resumen de As:
Asnec= 157223 mm?
Asmax = 150882 mm’
Asmin=  3166.67 mm’

Se usara la As = 3166.67 mm?>.

Eleccion del Diametro de Acero
Usando barras de ® 25 mm = 1 plg = A =510 mm?.
NUmero de barras = 6.209=7 barras
Seusard: 7 ®d 25
Como es calculada para una faja de 1m. la disposicion de la As sera la siguiente:
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®25mm c/15 cm.

VERIFICACION A CORTANTE DE LA PUNTERA
@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 275.652 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Vc(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * ,/f'c(MPa) V¢ = 740086 N = 740.086 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5* o*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*Vc < Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc = 333.038 KN.
®*Vc =666.077 KN.
333.038 KN > 275.652 KN NO NECESITA

Armadura de distribucion:
As = 0.001 b *d As dist = 950 mm?.

Usando barras de ®16 mm  Area = 201 mm?.
NUmero de barras =5 barras
Se usara: 5d16

Como es calculada para una faja de 1 m. la disposicion de armadura seré la siguiente:

dl6mmc/20cm

CUADRO 3.45: RESUMEN DE LA DISPOCISION DE ARMADURA PARA EL

ESTRIBO
DISPOCISION DE ARMADURA DE DIAMETRO Y SEPARACION
REFUERZO
ESPALDAR O MURETE
Vertical cara exterior ®16mmc /20 cm
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Vertical cara interior ®l6mmc/20cm
Horizontal ®10mmc/30cm
PANTALLA O ELEVACION
Vertical cara exterior ®25mmc/15cm
Vertical cara interior ®25mmc /20 cm
Horizontal de 0 a 3.7 del alzado ®16mmc/ 20 cm
Horizontal de 3.7 a 7.38 del alzado ®o16mmec/ 25 cm
TALON
Longitudinal superior ®25mmc/15cm
Longitudinal inferior ®25mm c/30cm
Transversal ®16mmc/ 20 cm
PUNTERA
Longitudinal superior ®25mmc/15cm
Longitudinal inferior ®25mm c/30cm
Transversal ®16mmc/ 20 cm

Fuente: Elaboracién propia.
3.5 DISENO DEL ALERO

Altura del estribo: 10.2 m. GRAFICO 3.46: TANTEO GRAFICO L. ALERO
Altura de zapata: 1.0 m.

Altura de Elevacion: 9.2 m.
Talud de relleno 1 %2:1
Longitud de ala (DC): 5.0 m.
EC = DCcos45 = 3.5 m.

DE = EC =3.5m.

D'O =A0 — EC =10.3m.
D'0O > EC

(LA LONGITUD ASUMIDA ES
CORRECTA!)

Altura de|elevacion

CI

Fuente: Estribos de puentes estudio Técnico-
Econdémico de Alberto Avendafio Ruiz.
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3.5.1 ANALISIS DE LAS CARGAS

CUADRO 3.46: FUERZAS Y MOMENTOS DE LA ALETAY RELLENO

AREAS FUERZAS Y MOMENTOS DE LA ALETA

SECCION DEL ALERO

0.5

N | AREA@D) JFi) | X(Wm |[MaEN"m) S,
1 2.15 51.60 215 110.94 %
2 0.55 13.20 283 37.40
3 0.50 12.00 1.60 19.20 18
4 0.28 £.60 0.73 484
5 183 4389 173 76.08 ‘
& 299 71.82 133 95,16 5) &
IFv=[ 19911 IM=| 34362
AREAS FUERZAS Y MOMENTOS DEL RELLENO
N' | AREA(mY) [Fvi(XN) X@m [MaiN*m)| | 151
7 0.55 9.90 357 35.31 ,,?—f’f{; 3 4\\\
g 1.83 3292 1.92 63.09 a
o] 1483 263.34 3.20 84269 3 e
IFV=| 30616 IM=| 94109 < B33 ———>

6.65

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.1.1 CARGAS DEBIDO AL PESO PROPIO DE LA ALETA (DC) Y AL
MATERIAL DE RELLENO (EV)

Mediante el cuadro 3.43 se obtiene:

FV(DC aleta) = 199.11 KN.

M(DC aleta) = 343.62 KN*m.

FV(EV relleno) = 306.16 KN.

M(EV relleno) = 941.09 KN*m.

3.5.1.2 EMPUJE LATERAL DEL SUELO (RELLENO)(EH)

Siguiendo el mismo procedimiento del punto 3.4.1.5 se tiene:

R=

Ka

3.20

=0.18
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P=rFkvy.ghyg = 10°

P =0.02113 MPa.
P=21.13 KN/m? *6.65 m = 140.55 KN.
Donde:
FH(EH) = P*co0s30° = 121.72 KN.
Segln la norma FH(EH) est& ubicadaa 1/3de H Y(EH) = 6.65/3 m.
M(EH) = 270.00 KN*m
3.5.2 VERIFICACION DE ESTABILIDAD DEL ALERO

Se realizara la verificacion de capacidad de carga, vuelco y el deslizamiento del alero bajo
el siguiente cuadro:

CUADRO 3.47: VERIFICACION DE ESTBILIDAD DEL ALERO

- IMvol. | 2 M Est IRV IFH b IV e fmax
COMBINACION XN°m KN"m N XN XN = YNJm2 fmaxsfadm | edemax | IHSD IV
JRESIS | COMB. A 405 1700 662 183 291 0.19 165.28 ok ok ok
IR ESIS | COMB. B 243 1250 485 110 214 0.07 116,91 ok ok ok
IR ESIS | COMB. C 405 1250 485 183 214 0.41 139.29 ok ok ok
IR ESIS Il COMEB. A 405 1700 662 183 291 0.19 165.28 ok ok ok
IR ESIS I COME. B 405 1250 485 183 214 0.41 139.29 ok ok ok
IR ESIS I COMB. C 405 1250 485 183 214 0.41 139.29 ok ok ok
IR ESIS W COMB. A 405 1700 662 183 291 0.19 165.28 ok ok ok
IR ESI5 W COME. B 243 1250 485 110 214 0.07 116.91 ok ok ok
IR ESIS W COMB. C 405 1250 485 183 214 0.41 139.29 ok ok ok

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.3 CALCULO Y DISENO DE ARMADURA PARA EL ALERO
3.5.3.1 CALCULO DE ARMADURA PARA EL MURO DE ELEVACION

Célculo de momento y cortante por efecto del empuje del relleno (3.11.5 ASSHTO
LRFD 2004):

P=ky.ghyx10°
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Donde: P: Empuje del relleno en MPa.
K: Parametro calculado segun 3.11.5.
vs: Peso especifico del suelo Kg/m®
g: Aceleracion de la gravedad. m/s
h=6.65m. P =0.021137 MPa.
P =21.137 KN/m? * 6.65 = 140.55 KN.
FH(EH) = P*cos30 = 121.727 KN.
M(EH) = 912 * 1.82/3 = 269.82 KN*m.
V(EH) = 121.72 KN.
Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio
Para el estado limite de Resistencia I se tiene:
Mu = 1.5*M(EH) = 404.743 KN*m.
Vu = 1.5*V(EH) = 182.591 KN.

DISENO POR FLEXION DEL MURO DE ELEVACION PARA EL ALERO

Datos iniciales

h = 1.00 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E3 MPa.
d = 095 m f'c= 21  MPa.
d = 005 m fy = 420 MPa.

= 0.9 ParaFlexion. Mu = 404.74 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos

que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”
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d+|1- |1 2> My

= * - —_

¢ 0.85% @ f'c * b x d?
a = 26.900 mm.

Calculo de Cuantia Mecanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c -
= p= 0.0012
Calculo de As necesaria
As=p*bx*d As= 1143.29 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

'c 0.003+Es
pb = al * Le,

7 Fooosmssy, PP= 00212

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Calculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax *bxd  Asmax = 15088.2 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigén minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = ;—; pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin = 3135 mmZ.
Resumen de As:
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Asnec= 114329 mm-Z
Asmax = 15088.24 mmZ

Asmin = 3135 mm?.

Se usara la As = 3135 mm?.

Eleccion del Didmetro de Acero
Usando barras de @ 25 mm =1 plg = A =510.0 mm?®,
Numero de barras = 6.147 (7 barras)
Seusard: 7 25
Como es calculada para una faja de 1m. la disposicién de la As seré la siguiente:

®d25mm c¢/15 cm.

VERIFICACION A CORTANTE DEL MURO DE ELEVACION
@® = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 182.59 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Ve(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f c(MPa) Ve = 740086 N = 740.086 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5* o*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* ®*Vc <Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc =333.03 KN.
®*Vc =666.07 KN.

182.59 KN < 333.03 KN (NO NECESITA)
Armadura de distribucion:

As = 0.001*b *d As dist = 950.0 mm?.

Usando barras de ®16 mm.  Area = 201 mm?.
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NUmero de barras =4.726 =5 barras
Se usara: 5d16
Como es calculada para una faja de 1 m. la disposicion de armadura sera la siguiente:

dl6mmc/20cm

3.5.3.2 DISENO DE LA ARMADURA PARA LA FUNDACION

yHo = 24  KN/m®
ysuelo = 18  KN/m®

GRAFICO 3.47: ESFUERZOS DEL SUELO (TALON FIBRA INFERIOR)

| RELLENO |

F'= 0.068182

Fric)
Fric)
S h rr
—>
l'f"l rd
g2 F
v i
Cllll q, q
== &7
— 5

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.3.2.1 DISENO DE LA ARMADURA DEL TALON
FIBRA INFERIOR

Momento y cortante debido al peso propio del talén
yH® = 24 KN/m® (Peso especifico del Hormigén).

P(DC1) = (2.2%0.5)/2 * yH* = 13.2 KN.

234



P(DC2) = (2.2*0.5) * yH’ = 26.4 KN.
M(DC1) = P(DC1) * 2.2/ 3= 9.7 KN*m.
M(DC2) = P(DC2) * 2.2 / 2 = 29.0 KN*m.
M(DC) = 38.7 KN*m
V(DC) = 19.26 KN
Momento y cortante debido al peso del relleno
FV(EV) = 306 KN.
Brazo respecto al punto de estudio:
X (EV)=22/2=11m.
M(EV) = 336.77 KN*m
V(EV) = 149.625 KN.
Momento y Cortante debido al esfuerzo del suelo
>M est = 1285 KN*m.

>M vol =270 KN*m

Y FV =505 KN.
_ 2 Mgsr — X Mpgs )
% '
e=0.1414 m
P 6xe
q2=—*(1— )
B B

g2 = 94.31 KN/m?

B1=32,B2=11m,t2=1.0m;d=0.95
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(q1—-q2)  (q) (q1—q2) (g7
(B1+B2) (B1-t2) (B1+B2) (Bl1-t2—d)

q’=23.723 KN/m ; q’>’ =13.479 KN/m

4

2
Mq=q?*(Bl—tZ)z+%>«<(B1—1:2)2

Mq = 247.39 KN*m

nr

q

Vg=q2+(Bl1—-t2—-d)+ >

*(B1—1t2—d)
V@ = 126.32 KN.

Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio

Para el estado limite de Resistencia | se tiene:

Mu = 1.35*Mq - 1.25*M(DC) — 1.35*M(EV) = -169.067 KN*m

VU = 1.35%Vq - 1.25*V(DC) — 1.35*V(EV) = -55.53 KN.

Se puede ver que el momento es negativo por tanto la fibra inferior se encuentra
comprimida (no hay traccién), no es necesario As por flexion. No se dispondra
armadura en esta zona
VERIFICACION A CORTANTE DEL TALON

@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 55.53 KN. (Cortante Ultimo)

Célculo de resistencia al corte del Hormigon

Ve(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f c(MPa) Ve = 740086 N = 740.08 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5* o*\Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*V¢ < Vu< d*Vc Av MINIMA.
Si: Vu > ®*V¢ Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc = 333.038 KN.
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®*Vc =666.077 KN.
333.038 KN >5553 KN  NO NECESITA

DISENO DE LA ARMADURA DEL TALON

FIBRA SUPERIOR

GRAFICO 3.48: ESFUERZOS DEL SUELO (TALON FIBRA SUPERIOR)

| RELLENO |

Fuente: Elaboracion propia.

Momento y cortante debido al peso propio del talén
yH® = 24 KN/m® (Peso especifico del Hormigén).
P(DC1) = (2.2*0.5)/2 * yH" = 13.2 KN.
P(DC2) = (2.2%0.5) * yH* = 26.4 KN.
M(DC1) = P(DC1) * 2.2/ 3= 9.7 KN*m.
M(DC2) = P(DC2) * 2.2 / 2 = 29.0 KN*m.

M(DC) = 38.7 KN*m

V(DC) = 19.26 KN
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Momento y cortante debido al peso del relleno
FV(EV) = 306 KN.
Brazo respecto al punto de estudio:
X (EV)=22/2=11m.
M(EV) = 336.77 KN*m.
V(EV) = 149.625 KN.
Momento y Cortante debido al esfuerzo del suelo
>M est = 1285 KN*m.

M vol = 270 KN*m

> FV =505 KN.
:ZMEST_ZMDES )
XV ’
e=0.1414 m.
5 P (1 6*9)
= — % —
“=73 B

g2 = 94.31 KN/m?

B1=32,B2=11m,t2=1.0m;d=0.95

1=F <1+6*e)
= — x
=5 B

ql = 140.69 KN/m?

(q1-q2)  (q) (q1-q2)  (q")

(B1+B2) (B1-t2) (B1+B2) (B1-t2—d)

q’=23.723 KN/m ; q’>’ =13.479 KN/m

!

2
Mg =q7*(Bl—t2)2+q€*(Bl—t2)2
Mg = 247.39 KN*m
Vq=q2>l<(Bl—t2—d)+q2 *(B1—t2—4d)
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Vq =126.32 KN.

Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio
Para el estado limite de Resistencia I se tiene:

Mu = - 1.35*Mgq + 1.25*M(DC) + 1.35*M(EV) = 169.06 KN*m
Vu = -1.35*Vq + 1.25*V(DC) + 1.35*V(EV) = 55.53 KN.

DISENO POR FLEXION DEL TALON. (FIBRA SUPERIOR)

Datos iniciales

h = 1.00 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E3 MPa.
d = 095 m f'c= 21  MPa.
d = 005 m fy = 420 MPa.
o = 0.9 ParaFlexion. Mu = 169.06 KN*m.
al= 072 f’'c<28MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucién rectangular equivalente de esfuerzos
que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d«|1- |1 2 My
=d % — —
4 0.85+@ « f'c*b+d?

a= 11.143 mm.

Calculo de Cuantia Mecéanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__0.85*axf'c -
P=—"fa p = 0.0005

Calculo de As necesaria

As=px*b*d As= 473.58 mm*
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Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigon que produce la rotura simultanea.

0.003+Es

ooommsiyy PP 00212

- fe
pb—al*fy*

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia méxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159

Célculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax*b+d  Asmax= 15088.2 mmZ.

Calculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigén minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = % pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin = 3166.67 mm?’.

Resumen de As:
Asnec= 47358 mm?
Asmax = 150882 mm’
Asmin=  3166.67 mm’

Se usara la As = 3166.67 mm?2.

Eleccion del Diametro de Acero
Usando barras de ® 25 mm = 1 plg = A =510 mm?.
NUmero de barras =6.209 = 7 barras
Seusard: 7 ®d 25
Como es calculada para una faja de 1m. la disposicion de la As sera la siguiente:
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®d25mm c/15 cm.

VERIFICACION A CORTANTE DEL TALON
@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 55.53 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Vc(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * ,/f'c(MPa) V¢ = 740086 N = 740.086 KN.

Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5* o*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* d*Vc < Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc = 333.038 KN.
®*Vc =666.077 KN.
333.038 KN >55.53 KN NO NECESITA

Armadura de distribucion:
As =0.001+b *d As dist = 950 mm?.
Usando barras de ®16 mm  Area = 201 mm?®.
NUmero de barras =5 barras
Se usaré: 5d16
Como es calculada para una faja de 1 m. la disposicion de armadura seré la siguiente:

®l6mmc/20cm
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3.4.6.3.2 DISENO DE LA ARMADURA PARA LA PUNTERA
FIBRA INFERIOR

GRAFICO 3.48: ESFUERZOS DEL SUELO (PUNTERA FIBRA INFERIOR)

RELLENO |

Fuente: Elaboracién propia.

PDC1 = (B2*0.5)/2 * yH" = 6.6 KN.

PDC2 = B2*0.5* yH®* = 13.2 KN

Momento y cortante debido al peso propio:
M(DC) = 9.7 KN*m
V(DC) = 24.37 KN.

Momento y Cortante debido al esfuerzo del suelo

>M est = 1285 KN*m.

XM vol =270 KN*m

> FV =505 KN.
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SV T
e=0.1414m
5 P (1 6*e> L P <1+6*e)
= — % —_ = — %k
“=p B =3 B
02 = 94.31 KN/m? ql = 140.689 KN/m?
B1=32,B2=11m,t2=10m
(q1-q2) (") (q1-q2) (")
(B1+B2) (B1) (B1+B2) (Bl1+4d)

qlV=34.507 KN/m ; qVI=44.75 KN/m

B2?
2

4 BZ 4
Mq = x(ql—q )+?*(32—q)

Mq =82.72 KN*m

vil
q

Va=(B2—d) (B2 - q"") +—

Vq =20.98 KN.

Momento y cortante debido al del relleno:
M(EV) = 21.78 KN*m
V(EV) = 5.4 KN.
Calculo de momentos flectores y cortantes Ultimos de Disefio
Para el estado limite de Resistencia | se tiene:
Mu = 1.35*Mq - 1.25*M(DC) - 1.35*M(EV) = 70.17 KN*m

Vu = 1.35%V/(q - 1.25*V(DC) - 1.35*V/(EV) = 18.63 KN.
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DISENO POR FLEXION DE LA PUNTERA.

Datos iniciales

h = 1.00 m Ec = 21882 MPa.
b = 1.00 m Es = 200E3 MPa.
d = 095 m f'c= 21  MPa.
d = 0.05 m fy = 420 MPa.

= 0.9 ParaFlexion. Mu = 70.17 KN*m.
al = 0.72 f'c<28 MPa.

Profundidad del Bloque de compresion.- La distribucion real de esfuerzos de
compresion puede reemplazarse con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos
que tenga una intensidad de esfuerzo uniforme de 0.85fc hasta una profundidad “a”

d+|1- |1 2 x My
= * - -
¢ 0.85% @ * f'c * b x d?

a= 4,609 mm.

Calculo de Cuantia Mecéanica.- Es la cantidad de acero en relacion la cantidad de
Hormigon.

__ 0.85*axf'c -
= p = 0.00021
Calculo de As necesaria
As=px*b*d As = 195.894 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica balanceada.- Es la cantidad de acero en relacion la

cantidad de Hormigdn que produce la rotura simultanea.

pb = a1 # LS4 2003 ES by o 00212
fy 0.003*Es+fy

Célculo de la cuantia mecanica Maxima.- Se debe asegurar la rotura por fluencia del
acero, la Norma ACI recomienda como cuantia maxima un 75 % de la cuantia balanceada.

pmax = 0.75 * pb pmax = 0.0159
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Célculo de As Maxima.- Es la maxima cantidad de acero recomendada para producir la
rotura simultanea.

Asmax = pmax *bxd  Asmax = 15088.2 mm?.

Calculo de la cuantia mecanica Minima.- Es la relacion Acero-Hormigon minimo

recomendado para evitar la rotura por falta de acero.

pmin = ;—i pmin = 0.0033

Célculo de As Minima.- Es la minima cantidad de armadura para evitar la rotura por

deficiencia de acero.

Asmin = pmin*b xd Asmin = 3166.67 mm?’.

Resumen de As:
Asnec= 19589  mm
Asmax = 150882 mm’,
Asmin=  3166.67 mm°

Se usara la As = 3166.67 mm?.

Eleccién del Didmetro de Acero
Usando barras de ® 25 mm = 1 plg. = A =510 mm?®.
Numero de barras = 6.209=7 barras
Seusard: 7 ®d 25
Como es calculada para una faja de 1m. la disposicién de la As seré la siguiente:

®d25mm ¢/15 cm.

VERIFICACION A CORTANTE DE LA PUNTERA
@ = 0.90 para corte (ASSHTO LRFD 2004, 5.5.4.2).

Vu = 18.633 KN. (Cortante Ultimo)

Calculo de resistencia al corte del Hormigon

Vc(N) = 0.17 * b(mm) * d(mm) * /f'c(MPa) Vc = 740086 N = 740.086 KN.
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Verificacion de la necesidad de Armadura As a corte

Si: Vu< 0.5* o*Vc NO NECESITA
Si: 0.5* ®*Vc <Vu< o*Ve Av MINIMA.
Si: Vu > o*Vc Av NECESARIA.

0.5* ®*Vc = 333.038 KN.
®*Vc =666.077 KN.
333.038 KN >18.633 KN  NO NECESITA

Armadura de distribucion:
As = 0.001 b *d As dist = 950 mm?.

Usando barras de ®16 mm.  Area = 201 mm>.
NUmero de barras =5 barras
Se usara: 5d16

Como es calculada para una faja de 1 m. la disposicion de armadura sera la siguiente:

dl6mmc/20cm
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CAPITULO IV
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Una vez finalizado el estudio propuesto “Disefio de Ingenieria Puente Vehicular Colon —

San José de Charaja”, se llegan a las siguientes conclusiones y recomendaciones.
4.1 CONCLUSIONES

e Se llegd a elaborar el calculo y disefio estructural de un puente de hormigdn
postensado para la comunidad de Colon, el cual permitird segura transitabilidad
durante toda época del afio en el tramo Colon — San José de Charaja.

e Se establecieron bases y criterios para la obtencion y uso de los datos necesarios
para el comienzo y desarrollo del proyecto mediante los trabajos previos al lugar de
emplazamiento.

e Se enriquecid todos los conocimientos Hidroldgicos adquiridos a través del trabajo
desarrollado en campo y gabinete.

e Se gand experiencia en la ejecucién de ensayos de campo Yy laboratorio en cuanto a
estudio de suelos se refiere mediante la exploracion de dos pozos, logrando
identificar las caracteristicas del suelo presente para la fundacién y estimando un
valor de 2.20 Kg/cm? de resistencia portante con el cual fueron disefiados los
cimientos de los estribos.

e Se realiz6 un analisis comparativo entre varias alternativas planteadas, para el cual
se elabor6 cuadros comparativos técnico-Econdmicos de cada una de ellas y se
escogio la alternativa que mayores ventajas tuvo, siendo el puente de Hormigén
Postensado la mejor alternativa ante el puente de Hormigén Armado, puente en
arco, puente de acero y puente de madera para un tramo de 30 metros.

e En cuanto a presupuesto se refiere, se logré identificar todas las actividades
componentes a este tipo de obra, la estimacion de peso econdémico que tendran cada
una de ellas y sobre todo de manera global estimando un costo total de Bs
2°260,293.20. Correspondiente a Bs 75,343.10 por metro lineal de puente que esta

dentro los estandares de precios para puentes de las mismas caracteristicas.
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e Se enriquecieron bases y criterios en cuanto a la identificacion, planeacion y

programacion de actividades que componen este tipo de sistema estructural.

4.2 RECOMENDACIONES

e De ninguna manera se debe omitir algin tipo estudio de la ingenieria bésica ya
que cada una de ellas representa importante informacion para un correcto
desarrollo del proyecto.

e Se recomienda comparar resultados obtenidos mediante métodos empiricos con
datos debido a encuestas, inspeccion del lugar o si lo hay con obras similares
cercanos al lugar, en cuanto a hidrologia se refiere.

e Se debera realizar puntos de exploracién en todos los posibles lugares de
fundacion y de obtenerse valores distintos que es lo habitual segun la observacion
de varios proyectos, se recomienda disefiar las fundaciones con el menor de los
valores.

e Se deberé ser conservadores con los resultados obtenidos en el caso de estudio de
suelos, se recomienda reducir el valor estimado en un 15 % debido al desgaste del
equipo.

e Se deberd tomar muy en cuenta las recomendaciones de norma por ejemplo en el
caso de seccion de viga en la cual se ofrecen tentativas de secciones que
obedecen a varios tipos de ensayos y experiencias compartidas de los autores.

e Se recomienda tomar muy en cuenta que varias ecuaciones de la norma obedecen
a un mismo tipo de sistema de unidades y en el caso de trabajar en otro sistema

las ecuaciones no son las mismas.
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