CAPITULO1I

1.1. Antecedentes

El Departamento de Tarija de la provincia Aniceto Arceprimera seccion Padcaya cuenta
con una superficie de 5.205 Km2. Cuenta con una poblacién aproximada de 56.413
habitantes segun datos del Censo Poblacional de 2002, el departamento de Tarija ha
demostrado en los ultimos afios un gran dinamismo, reflejado por ejemplo en el incremento
de su tasa de crecimiento poblacional y en el aumento de su tasa de crecimiento del
Producto Interno Bruto, sin embargo se debe mencionar que el porcentaje de migracion y el
abandono a tierras potencialmente en zonas rurales, toda vez que estas migraciones anuales
alcanzan cifras considerables y que estas zonas estan siendo abandonadas, no por falta de
produccioén, sino por falta de infraestructura de apoyo a la misma, por falta de medios
econdmicos y por la falta de vinculacién caminera y aislamiento en que se encuentran. El
municipio de Padcaya distrito dos Rosillas cruce, esta ejecutando la apertura y construccion
de nuevos accesos para mejorar la calidad de vida de los estudiantes y los comunarios de
Rosillascruce, esta nueva via permitird un flujo en toda la época del afio tanto automotriz
como peatonal mejorando la calidad de sus vidas

1.2. Problematica actual

Los caminos vecinales, para muchas comunidades son de vital importancia, ya que viene a
constituirse en el medio mas importante para el desarrollo e integracion de las mismas. Con
la existencia de caminos vecinales los productores podran comercializar su produccion
excedentaria a los diferentes mercados de abasto, y de esta manera, incrementar sus
ingresos econdmicos por la venta de sus productos. Sin embargo, esta posibilidad se ve
frustrada ya que actualmente las Comunidad de rosillas Cruce no cuentan con una
infraestructura caminera transitable en toda época del afio con conexidn a los principales
mercados de comercializacion; ya que la infraestructura existente es una senda en pésimas
condiciones y en estado intransitable, ademds de tener que a travesar el rios cabildito en el
(Cruce Rosillas) que en épocas de crecidas conllevan caudales importantes. Por lo que las
familias se ven obligadas a trasladarse caminando o en caballo hasta la Comunidad de

Rosillas centro, para luego tomar un medio automotor para transportarse.



Por otro lado, los estudiantes de Rosillas cruce no pueden asistir al nucleo escolar en
épocas de crecida o asistir al internado por que deben recorrer 4 km de distancia Lo que
ocasiona costos econdmicos de tiempo y de transportea dicha unidad educativa por este
motivo la comunidad de Rosillas Cruce cuenta con un ntcleo escolar llamada Pedro
Farfandonde se instruye el nivel de primario y en el 4rea de influencia del proyecto existe
un cementerio y una cancha de futbol donde en la actualidad no cuentan con una buena
infraestructura caminera mediante la carretera principal Padcaya-Rosillas,

En este sentido las Comunidad Beneficiarias con la Construccion del Puente vehicular
sobre el Rio Cabildito, solucionarian los problemas de.educacion y largos tiempo de viaje,
la necesidad de integracion con las comunidades adyacentes y demanda de los agricultores
de la zona de una via de comunicacion, propicia a que sus habitantes puedan visitar
pueblos vecinos y viceversa, esto permite que exista comunicacion entre pueblos dandose
lugar al intercambio cultural, social y econdmico entre los mismos; ademas se debe pensar
que siendo los productos del area rural el principal sustento de las familias campesinas, es
de suma importancia para los productores el acortar y mejorar los largos y penosos viajes a
lomo de animales que realizan con sus productos, para llegar muchas veces, no a los
mercados principales, sino a mercados intermedios donde los productos se venden a
menores precios; por lo tantotoda region pueda elegir libremente los mercados de consumo
que mas le convenga y movilizarse en cualquier época del afio.

1.3.Justificacion

La planificacion de vias de comunicacion como alternativa de mejoramiento econdmico, es
indispensable en toda regién por el impacto que éstas producen en el desarrollo de los
pueblos, por la incidencia que representa el transporte en el costo de los productos y en la
conservacion de los mismos, lo que se hace notable bajo la influencia del mejoramiento o
construccion de una via de acceso que permita mejorar la educacion, economia, deporte
con el flujo de transito peatonal hacia los mercados de consumo, unidades educativas, y
centros deportivos en toda época del afio.

Una de las razones que justifican el estudio de un puente sobre el Rio Cabildito radica
basicamente en que los habitantes o familias y particularmente los estudiantes requieren un
camino vehicular estable transitabilidad durante todo el afio, y en especial en épocas de

crecidas, con el objeto de acceder a una mejor educacion y condiciones econdmicas para



poder comercializar sus productos tanto agricolas como pecuarios, y con estos mismos
ingresos poder acceder a otros productos que no se producen en la zona y de esta manera
poder tener una alimentacién mas balanceada y equilibrada.

Asi mismo, la construccion del puente sobre el Rio Cabildito, facilitard a los comunitarios a
trasladarse a los centros de atencion médica, cuando se presenten emergencias, ya que las
comunidades no cuentan con servicios de salud.

También podemos mencionar que las poblaciones tienen una produccion excedentaria que
no es consumida por los productores, lo que implica que este excedente de produccion
necesita ser comercializada. Para poder comercializarse se requiere contar accesos en toda
época del ano y comercializar los productos tanto agricolas como pecuarios y lacteos hacia
los mercados de abasto tanto interprovinciales como departamentales. Al contar con una
estructura vial que conecte las provincias con los centros de abasto o a los diferentes
mercados son comercializados en buen estado, directamente al consumidor final o al
intermediario final, y de esta manera también se reducen las pérdidas de postcosecha por la

comercializacion de los productos en el tiempo adecuado.
1.3.1 Justificacion del proyecto

Actualmente, la carencia de un puente vehicular limita el desarrollo de las actividades
normales de los habitantes y estudiantes del distrito dos cruce Rosillas de la provincia Arce;
tanto en lo econémico como en lo social, por tanto es preciso dotar de una red vial
permanente en toda época del afio.Para mejorar el nivel de vida de los habitantes en
particular a los estudiantes y comerciantes como un mecanismo de total equidad social y
economica. La necesidad de interconectar a las comunidades es una prioridad
departamental, mas aun si se trata de contribuir y mejorar las condiciones de de vida sus

habitantes.

El estudio a disefio final de un puente permitird también mejorar el servicio de transporte,
lo cual posibilitara un flujo vehicular permanente, cuyos habitantes podran utilizar en el
momento que asi lo necesiten y un medio de comunicacién u otra actividad requerida por

los usuarios.



1.3.2. Justificacion social

La construccion del proyecto puente vehicular sobre Rio cabildito, facilitara el flujo normal
y seguridad y confort de los vehiculos y peatones, durante las diferentes épocas del afo, en

especial en la temporada de lluvia
1.3.3. Justificacion técnica

Lo que se pretende con el proyecto es mejorar la calidad de vida y mejorar flujo vehicular
actual, que se ve limitado en las épocas de lluvia. Con la construccion de un puente
vehicular eliminara los obstaculos mencionados y dard viabilidad al flujo vehicular y

peatonal.
1.3.4. Justificacion economica

Con la realizacién del mencionado proyecto se pretende resolver el problema y obstaculos
que ocasiona el rio Cabildito en las diferentes estaciones del afo, logrando asi una solucion

economicamente justificable por lo siguiente:

Permitir la transitabilidad del trafico vehicular y peatonal constante y permanente en

cualquier época del afo.

Se optimizaran los tiempos de transporte y se lograra una rapida atencion a las demandas
tanto en comunicacion, salud, educacion y otras necesidades que los habitantes beneficiada

asi lo requiera.
1.3.5. Justificacion ambiental

El desarrollo del proyecto pretende evitar y mitigar en tanto y cuanto sea posible los
efectos adversos que se desarrollen en la construccion de esta obra civil, haciendo que esta
interactué con el medio ambiente, por tal circunstancia se realizara un estudio detallado del
impacto ambiental que puede provocar el proyecto, determinando reducir a lo minimo
posible dichos impactos y no se permita perjudicar el medio ambiente durante y después de

la construccion del proyecto.

1.4.Alcance del proyecto



El alcance del presente proyecto es el disefio estructural del puente vehicular en el
riocabildito ubicada en el departamento Tarija provincia Arce distrito dos Rosillas a Skm
de la ciudad d Padcaya Chaguaya.

El proyecto pretende dar una solucion al problematica ya mencionada.

En primer lugar se realizaran estudio de la ingenieria basica creando las bases necesarias
para el célculo. De dicho proyecto.

En segundo lugar, se realizara la descripcion del area de influencia para estimar la cantidad
de beneficiarios. Para dar lugar calculo y disefio de la obra civil necesaria para su correcto
funcionamiento y mantenimiento.

Por ultimo, se realizaran una serie de estudios, econdmicos y ambientales, que garanticen la

viabilidad econdmica y la sostenibilidad del proyecto.

FOTO N° 1 Vista satelital del area de emplazamiento del puente

{ Rio Rosillas Cruce }

Fuente:/nternet



1.5.0bjetivos

1.5.1. Objetivo general

El objetivo general del proyecto es realizar el “Diserio estructural: Puente vehicular sobre

rio Cabildito en la comunidad Cruce Rosillas”, para superar el problema que ocasiona

dicho rio especialmente en épocas de lluvia, garantizar la seguridad de trafico automotriz y

peatonal y cubrir la necesidad de los beneficiarios dandole mayores oportunidades de

trabajo educacion, comunicacion, transitabilidad, produccion y mejores condiciones de

vida.

1.5.2. Objetivos especificos

Los Objetivos especificos planteados son los siguientes:

Realizar la ingenieria bésica

Realizar el estudio hidrologico de toda la cuenca de aporte delrio

Cabildito

Realizar el estudio de alternativas y disefio a detalle de puentes (losa de

hormigoén armado y vigas de hormigén pretensado o armado).

Realizar el estudio y disefio tedrico a detalle de hormigdn armado para la

sub estructura especialmente en estribos.

Realizar el estudio y disefio de obras complementarias y defensivos para

garantizar la estabilidad y seguridad de la obra.
Determinar los costos y plazos de ejecucion del proyecto.

Realizar la elaboracion del estudio y la Ficha Ambiental del proyecto.



1.6.Ubicacion geografica

FOTO N°2

PARAGUAY

CHILE

ARGENTING

El departamento de Tarija estd ubicado al sur de la Republica de Bolivia; limita al norte con
el departamento de Chuquisaca, al sur con la Republica de Argentina al este con la
Republica de Paraguay y el oeste con Chuquisaca y Potosi.El Departamento de Tarija tiene

6 provincias, 11 Secciones Municipales, 82 cantones.
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1.6.1. Ubicacion del proyecto dentro del departamento de Tarija

La provincia Cercado se encuentra situada en el valle central del Deapartamento de Tarija,
su capital es la ciudad de Tarija. Limita al norte y al oeste con la provincia Eustaquio
Méndez Arenas, al sur con la provincia Avilés y Arce, al este con la provincia Burnett

O’Connor.
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El proyecto esta ubicado en el municipio de Padcaya, primera seccion de la provincia de
Arce, se encuentra ubicado al sur del departamento de Tarija, a una altitud que oscila entre
500 a 4.500 m.s.n.m. La extension territorial del municipio es de 4.225,17 km2, que
representa el 81% del espacio geografico de la provincia. Limita al norte con las provincias
de Cercado y Avilez; al sur con la segunda seccion de la provincia Arce (municipio de
Bermejo) y la Republica de Argentina, al este con las provincias de O Connor y Gran
Chaco y al oeste con la provincia de Avilez. La capital del municipio se encuentra ubicada
a 60 km. de la ciudad de Tarija.

El lugar de emplazamiento del proyecto “Estudio estructural del Puente vehicular Sobre el
rio Cabildito” se encuentra ubicado a 5 km. Del municipio de padcaya en la primera
seccion de la provincia Arce en el distrito dos de Rosillas

1.6.2. Ubicacion por distrito

La Primera Seccion de la Provincia Arce, Padcaya, tiene como division politica
administrativa con reconocimiento legal en cantones, en un total de 13, con &I
comunidades que conformaban la jurisdiccion territorial del municipio.

Cuadro 1. Padcaya: Estructura Politico Administrativa

Numero de

Distritos Barrios/Comunidades .
Comunidades

ePadcaya (Barrio Lindo, Barrio Los Tacos,
Distrito 1: Padcaya Barrio Central, Barrio ElI  Puente), 6
Chalamarca, Huacanqui, Abra de La Cruz,

Fuerte Grande y Cabildo




Distrito 2: Rosillas

Rosillas (Rosillas Centro y Rosillas Cruce),

Cruce Abra de San Miguel y Rincon Grande 4
Distrito 3: El Mollar, Chaguaya, San José de Chaguaya,
Cafias Mecoya, Marafiuelo, Quebrada de Cafias y |7
Canas.
C Rejara, La Huerta, Camacho, Canchasmayo,
Distrito 4: Camacho 5
Tacuara.
Distrito 5- Santa Rosa, Rio Grande, San Francisco, El
El Carmen Carmen y Yerba Buena 5
Distrito 6: Rio Negro, Cachimayo, Santa Clara Rio
La Merced Orozas, San Francisco Chico, Guayabillas, |7
Baizal y La Merced
Orozas Arriba, Orozas Centro, Orozas Abajo,
Distrito 7: O
1Strito rozas Orozas Norte, Alisos el Carmen, La 9
Cent . .
entro Hondura, Rumicancha, El Saire, Cebolla
Huayco
Pampa Grande, Puesto Rueda, San José,
Distrito 8: Tariqui
isio ariquia Acherales, Volcan Blanco, Motovi, San |10
Pedro, Chillahuatas, Cambari y Acheralitos
Distrito 9: Emborozu, Sidras, Naranjo Agrio, El Limal,
El badén Salado Norte y El Badén 6
Salado Cruce, Nogalitos, La Planchada,
Distrito  10: Salado | Salado  Conchas, Salado Naranjal y Rio 6
Naranjal Conchas (Campo Grande Norte)
Distrito 11: Trementinal, Santa Clara Rio Tarija, San
Antonio, Playa Ancha, Piedra Grande EI|8

Valle Dorado

Cajon, San Ramoén Puesto 27, San Telmo Rio




Tarija y Valle Dorado

Distrito 12: San telmo, La Goma y Los Pozos

San Telmo 3
Distrito 13- La Capilla, Mamora Norte y Mamora Centro
La Mamora 3

1.6.3. Ubicacion geografica del proyecto

El proyecto se encuentra entre las coordenadas geograficas y UTM que se indican a

continuacion:
Coordenadas Geograficas Coordenadas UTM
Latitud Sur (S) 21° 54° 40,93” Norte (N) 75759,59
Longitud Oeste (O) 64°45° 34,617 Este (E) 318225
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El 4rea de influencia del proyecto se encuentra en el departamento de Tarija a 49 km de la
capital a la provincia Arce distrito dos cruce Rosillas a 5 km de Padcaya carretera a
Chaguaya con coordenadas 21°53°53,38° S 64°42°46,64°0 el cual estd ubicado al sur
deldepartamento de Tarija y limita al noreste con Padcaya, al este con Abra San Miguel al

sur con Melcoya.

El proyecto serd emplazado las coordenadas UTM 75759,59N 318225 Een distrito dos de

cruce Rosillas en rio Cabildito

Ubicaciéon del nucleo escolar Pedro Farfan con coordenadas UTM. 2031780E

7575605Ncon altura 2080 m.s.n.m.

-

11



Fuente:propia

Ubicacién del Cementerio con coordenadas UTM. 20317961E 7575623N con altura

2110m.s.n.m.

Fuente:propia

Ubicacidn de la cancha de futbol con coordenadas UTM. 20317801E 7575593N con altura
2008 m.s.n.m.

12



1.7.Informacion basica del proyecto

1.8.Geologia

Marco Estructural Regional
Desde el punto de vista estructural, el municipio de Padcaya, muestra dos estilos tectonicos

bien definidos que corresponden a las provincias geoldgicas de Cordillera Oriental y Sierras

Subandinas (Mapa 1).
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1.9.CLIMA

En el Municipio de Padcaya se presentan varios tipos climaticos, determinados por la

orografia, altitud sobre el nivel del mar principalmente. En general, en el verano se

caracteriza principalmente por una temperatura y humedad relativa alta y masas de aire

inestables, produciéndose precipitaciones aisladas de alta intensidad y corta duracion. Por

otro lado, el invierno se caracteriza por temperaturas y humedad relativa generalmente

bajas y la ausencia de precipitaciones. El invierno también estd asociado a la llegada de

frentes frios provenientes del sur, llamados "surazos", que traen consigo masas de aire frio,

dando lugar a veces a precipitaciones de muy baja intensidad pero de larga duracion,

principalmente en el Subandino.
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Resumen climatologico.
Cuadro 2. Resumen climatolégico. Estacion de Padcaya, periodo considerado: 1974-2001

Indice Unidad | ENE. | FEB. | MAR. | ABR. | MAY. | JUN. | JUL. | AGO. | SEP. | OCT. | NOV. | DIC. | MEDIA
Temp. Max. Media C | 261 | 255|252 | 239 | 233 | 235 (240 243 | 238 | 252 | 253 | 52 | 246
Temp. Min. Media Co | 132 [ 129 | 125 [ 103 | 61 | 40 [ 34 ] 46 |61 92 | 13| 122| 88
Temp. Media C | 196 | 192 | 189 | 170 | 14T | 138 [ 137 145 | 150 | 172 | 183 | 187 | 167
Temp.Max.Extr C | M5 | M2 | 40 | 360 | 340 | 340|350 400 | 370|375 | 60 | b4 | 400
Temp.Min Extr. °C | 57 |50 | 35 [ 20| -30|-83[-80] 00 |60 |10 20 | 32| 93
Dias con Helada 0 (0 0 0 1T [ 4[4 2 1 0 (0 0 13
Humed. Relativa % 7| 73 | 4 | T2 | 67 |62 | 60| 59 | 62| 63| 68 | 70| 67
Nubosidad Media Octas | 5 | 6 | 5 | 4 | 4 [ 3 ]3] 2 |3 4]5]5 4
Precipitacion mm | 1454 ] 1084 [ 901 [ 233 | 39 | 11 [ 10| 42 | 107 | 465 | 718 | 1135 | 6199
Pp. Max. 24 hrs, mm [ 1930 610 | 440 | 487 [ 190 | 60 | 80 | 205 | 300 [ 1280 | 490 | 91,0 | 1930
Dias con Lluvia Wl 310471001 [ 2]619 M1 i
Direc. Del Viento SE | SE | SE | SE | SE [SE|SE| SE | SE|SE|SE|SE| SE
Viel. Del Viento kmhra | 29 | 23 | 22 | 26 | 23 [ 20 | 25| 26 |28 | 28 | 29 | 32 | 26
Evapotranspiracion
Potencial mm [ 12311036 [ 101.1 | 836 | 731 | 663 | 725 | 874 | 962 | 1206 | 1221 | 1258 | 11753

Fuente: SENAMHI, estacion de Padcaya.

La temperatura media anual en Padcaya es de 16.7 °C, con una méxima y minima promedio de 24.6 °C y 8.8 °C respectivamente. Los dias con helada
se registran en los meses de mayo a septiembre. La humead relativa promedio es de 67%. La direccién del viento predominante es el Sud - Este con
una velocidades promedio de 2.6. km/hra (Mapa 4y 5).

1.10. Aspectos demograficos

Caracteristicas de la poblacion en esta seccidn, se analiza a la poblacion del municipio de

Padcaya tomando en cuenta todas sus caracteristicas y al nivel més detallado posible.

En el afio 2001, la poblacion de Padcaya alcanzé los 19.260 habitantes, A nivel distrital, la

informacion del Cuadro 5 permite subrayar los siguientes aspectos:

Los distritos mas grandes, en cuanto a poblacion se refiere, son el 1 (Padcaya), el 3 (Cafias)
y el 4 (Camacho), con un numero de habitantes mayor a los 2.500 y un peso poblacional
entre el 13% y 14%. Seguidamente, se encuentran los distritos 2 (Rosillas), 6 (Rio
Negro), 7 (Orozas), 8 (Tariquia), 9 (Emborozt) y 11 (Trementinal) con un niimero de
habitantes que oscila entre los 1.100 a 1.600 habitantes y un peso poblacional entre el 6% y

8%. Finalmente,
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Cuadro 5. Padcaya: Poblacion por Distritos

Distritos Nimero Poblacion | Porcentaje | Extension | Porcentaje | Densidad | Nimero | Tamafio

deComunidades | Total (en km2) (habtkm2) | Viviendas | Promedio
1 6 2538 13% 128 3% 19.8 588 43
2 4 1354 7% 73 2% 18,5 310 44
3 I 2678 14% 3716 9% 71 668 40
4 5 25% 13% 269 6% 96 537 48
5 5 658 3% 228 5% 29 152 43
6 7 1239 6% 261 6% 48 2686 43
I 9 1319 7% 114 3% 1,5 284 46
8 10 1466 8% 1211 29% 12 287 51
9 6 1135 6% 365 8% 31 261 43
10 5 783 4% 321 7% 24 186 42
11 9 1787 9% 792 18% 2,3 234 6,6
12 3 836 4% 121 3% 6.9 160 52
13 3 871 5% 87 2% 10,0 218 40
Totales 79 19260 100% 4411 100% 44 47 46

Fuente: Elaboracion propia en base a CNPV-2001

(INE)

1.10.1.Naturaleza étnica

La poblacion predominante en el municipio de Padcaya es la oriunda o lugarefia, ya que

aproximadamente el 96% no se identifica con ningun grupo originario; y solamente un 4%

se identifica con algin pueblo originario, siendo el mas representativo el quechua con un

3%, (ver cuadro 7)

Comunidades beneficiarias con el proyecto

identificacion con Pueblos Originarios o Indigenas

de la Poblacion de 15 aiios o mas de edad (aiio 2001)

Cuadro 7

Grupo Originario Cantidad Porcentaje
Quechua 317 2,92%
Aimara 34 0,31%
Guarani 27 0,25%
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Otro Nativo 75 0,69%
Ninguno 10419 95,83%
Total 10872 100,00%

Fuente de elaboracion propia

1.10.2. Principales actividades economicas de la familia

Las principales actividades que se desarrollan y de las cuales dependen las familias de las
comunidades beneficiarias con el Proyecto, son la agricultura y la ganaderia.

Entre los principales productos que se cultivan en estas Comunidades se tiene el maiz,
papa, papalisa, trigo, arveja, poroto y quinua entre otros. Por otra parte, entre los
principales tipos de ganado que se produce en el area de influencia del proyecto, se tiene,
bovino, porcino, caprino, ovino, aves, etc.

Agropecuario intensivo con cultivos anuales y vacunos

Esta actividad, espacialmente, forma parte de las comunidades de Rosillas y Abra de San
Miguel; especialmente en terrazas aluviales y piedemontes donde se cultiva papa, maiz,
algunas hortalizas y frutales a riego; estd combinada con la ganaderia intensiva de leche, el
forraje proviene de pastos introducidos o sembrados como alfa alfa, trébol rojo, gramineas
anuales como avena forrajera, maiz forrajero, chala de maiz y finalmente el forraje
proveniente de los pastizales de sustitucion. Los productos de esta actividad son la leche y
derivados de la misma cuyo principal mercado es la Planta Industrializadora de Leche (PIL)
y derivados de la leche (yogur) en la ciudad de Tarija. La ganaderia de leche es una
actividad econdémica muy importante, motivo por el cual cada afio se realiza la feria de la
leche y sus derivados en la comunidad de Rosillas

1.11. Servicios basicos existentes

Los servicios bésicos y el acceso vial contribuiran a la jerarquizacion de los asentamientos
humanos. En este sentido. La capital del municipio Padcaya, es el asentamiento que tiene
una mayor ponderacion en servicios basicos, le siguen las comunidades de Caias,

Chaguaya, Rosillas, Emborozu, La Mamora, Abra de La Cruz, Camacho y Rejara.
a) Agua potable

De manera general, el Cuadro 12, permite apreciar que un 48% de las viviendas del

municipio de Padcaya tienen acceso al agua por cafieria, mientras que el 52% no cuenta con
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el sistema de distribucion de agua por cafieria. Ademas, se observa que el 15% dispone del

servicio dentro de su vivienda y el 33% fuera de la vivienda pero dentro del lote o terreno

Cuadro 12. Padcaya: Obtencion y Distribucion del Servicio de

Agua en la Vivienda, afio 2001

Caracteristica Total Porcentaje
Se distribuye agua por cafieria 1986 “8%
IDentro de la vivienda 632 15%

IFuera de la vivienda, dentro del lote o terreno 1354 33%

INo se distribuye 2185 52%

Total “171 100%

Fuente: Elaboracion propia en base a CNPV-2001 (INE)

Si analizamos la informacién a nivel distrital y comunal, se pueden resaltar los siguientes
aspectos:

El distrito 1, es el que tiene una mayor cobertura del servicio de agua por cafieria, con
aproximadamente el 84%. Los distritos 2, 6, 9, 12 y 13 cuentan con una cobertura entre 55
y 74%, mientras que los demas distritos (3, 4, 5, 7, 8, 10 y 11) presentan coberturas
inferiores al 45%. Cabe senalar, que los distritos 8 y 4 son los que tienen un menor acceso

al servicio de agua por cafleria, con menos del 20%.

b) Saneamiento

Aproximadamente el 56% de la poblacion no cuenta con servicio sanitario en su vivienda y
solamente un 20% tendria acceso al servicio.

¢) Electricidad

La gran mayoria de la poblacion del municipio de Padcaya, un 82%, no cuenta con el

servicio de energia eléctrica en sus viviendas, mientras que el 18% si cuenta con el servicio.

Figura 2. Padcaya: Uso de Energia Eléctrica

OSi Usa
Energia
Eléctrica

BNo Usa
Energia
Eléctrica
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A nivel distrital, se observa en el Cuadro 13, que los distritos 1 y 2 son los que tendrian un

mayor acceso al servicio de energia eléctrica, con el 50% y 40% de viviendas que cuentan

con electricidad respectivamente. Mientras tanto, que la mayor parte de los distritos tienen

coberturas muy bajas, inferiores al 10%.

Cuadro 13. Padcaya: Uso de Energia Eléctrica en las Viviendas, afio 2001

Total No Usa
Distritos Vivi(::‘das Si Usa Energial  porcentaje Energia Porcentaje
Eléctrica Eléctrica

Distrito 1 588 293 50% 295 50%
Distrito 2 310 125 40% 185 60%
Distrito 3 668 188 28% 480 72%
Distrito 4 537 16 3% 521 97%
Distrito 5 130 12 9% 118 91%
Distrito 6 308 42 14% 266 86%
Distrito 7 284 7 2% 277 98%
Distrito 8 287 6 2% 281 98%
Distrito 9 261 14 5% 247 95%
Distrito 10 186 8 4% 178 96%
Distrito 11 234 19 8% 215 92%
Distrito 12 160 7 4% 153 96%
Distrito 13 218 32 15% 186 85%

Totales 4171 769 18% 3402 82%

Fuente: Elaboracion propia en base a CNPV-2001

1.12.Servicios sociales

a) Educacion

De manera general, el Distrito Escolar de Padcaya cuenta con 10 nucleos conformados por

81 establecimientos o unidades educativas,Existen solamente 4 unidades que brindan los

servicios educativos hasta el nivel secundario, ubicados en las comunidades de Padcaya,

Rosillas centro, Cafias y La Mamora.

En el Cuadro 14 y Figura 4, se presenta informacion sobre la poblacion escolar del

municipio de Padcaya por niveles.

Cuadro 14. Municipio de Padcaya: Poblaciéon Escolar por Niveles

Nivel Educativo Total %o Hombres %o Mujeres %o
Nivel Inicial 466 9% 233 50% 233 50%
Nivel Primario 4123 82% 2124 52% 1999 48%
Nivel Secundario 440 9% 228 52% 212 48%
Total 5029 100% 2585 51% 2444 49%

ente: Distrital de Educacion Padce
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Figura 4. Padcaya:
Poblacién Escolar por
Niveles

9% 9%

ONivel Inicial

ONivel
Primario

ONivel
Secundario

La tasa de analfabetismo es de aproximadamente el 24%, superior a la tasa promedio
departamental que es de 14%. Ademas, cabe detallar los siguientes aspectos:

La tasa de analfabetismo en las mujeres alcanza al 31%, mientras que en los hombres es de
18% aproximadamente.

Los distritos 3, 4, 5, 6, 7, 8 y 11 tienen tasas de analfabetismo entre el 25% y 34%
superiores al promedio municipal (24%), mientras que el resto de distritos presentan tasas
inferiores al promedio del municipio. En este 4mbito, en los distritos 4 y 8, el porcentaje de
poblacion analfabeta es superior al 30%, en tanto que en los distritos 9, 10 y 13 es inferior
al 20%.

b) Salud

El municipio de Padcaya cuenta con 19 establecimientos de salud, 1 hospital de éarea
ubicado en la capital del municipio, 1 centro de salud en la Mamora y 16 puestos sanitarios

en diferentes comunidades, ver Cuadro 17 (Mapa 8).
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Cuadrol7. Padcaya: Servicio de Salud

Comunidad Tipo. df.: Distrito al que
Establecimiento Pertenece
Padcaya Hospital de Area 1
Rosillas Puesto Sanitario 2
Canas Puesto Sanitario 3
Chaguaya Puesto Sanitario 3
Mecoya Puesto Sanitario 3
La Huerta Puesto Sanitario 4
Camacho Puesto Sanitario 4
Rejara Puesto Sanitario 4
El Carmen Puesto Sanitario 5
La Merced Puesto Sanitario 6
Orozas Puesto Sanitario 7
Pampa Grande (Tariquia) Puesto Sanitario 8
Emborozu Puesto Sanitario 9
El Limal Puesto Sanitario 9
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CAPITULO IT
2.0. ANALISIS DE ALTERNATIVAS
2.1. Analisis de Alternativas
Estd definido por la ingenieria basica (ubicacion, crecida méaxima y trazo vial de los
accesos). Emplazamiento del puente en el plano topogréafico, se obtuvo una longitud de
25m, para lo cual se plantean diferentes alternativas de tipo estructura que pueden adaptarse
en nuestro caso. Se han formulado tres tipos de estructuras que son los mas empleados para
puentes vehiculares de similares caracteristicas que se pueden ajustarse al sitio de
emplazamiento.
Se plantea un puente con vigas rectangulares de hormigén armado simplemente apoyado,
puente con vigas I de hormigén pretensado simplemente apoyado y un puente en arco de
hormigoén armado con tablero inferior.
2.2. Descripcion de las alternativas
Puente con vigas rectangulares de hormigon armado simplemente apoyado.
Esta solucion estructural estd constituida por vigas llenas de seccion rectangular de
hormigén armado trabajando en seccion T con la losa del tablero, debido a la acciéon
monolitica viga-losa.
La losa es principalmente armada en el sentido normal al transito, con armadura de
distribucion en el sentido longitudinal.
Este tipo de puente viene a constituirse en la solucion més corriente (por economia) para
luces comprendidas entre 5 y 20 m. Para luces mayores a 20 m generalmente se utilizan
vigas de hormigdn pretensado, por cuanto dan soluciones mas econdémicas.
2.3. Recomendaciones de los libros.

Puentes de Hormigdon Armado

se obtienen estructuras mucho mas econédmicas en funcién a la luz del puente

tipo de estructura puentes de H2A?2

. pag. 32 puentes de H2A? de
puentes simplemente apoyado 10-20 mts. Roberto O. cudmani
puentes simplemente apoyado 10-16 mts. Pag. 57 Fritz Leonhardtomo VI

. pag. 97 puentes de H2A? Ing.
puentes simplemente apoyado 12 - 20 mts. Hugo Belmonte V edicién 2010
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2.4. Ventajas y Desventajas

Las principales ventajas de éste tipo de puentes son las siguientes:

-Son mas rigidos y tienen menos vibraciones.

-Los puentes de hormigoén, no requieren mayor conservacion.

-Utilizan los materiales de la region

Su principal desventaja, puede ser que requiere obra falsa o cimbra, la cual debe
permanecer en el sitio hasta que el hormigon alcance su fraguado. Ademas los tramos de
luz que se pueden cubrir son menores por lo que exige mayor numero de apoyos
intermedios.

2.5Puente con vigas I de hormigon pretensado simplemente apoyado

Este tipo de puente es similar a la alternativa anterior, con la diferencia que esta compuesta
por vigas de hormigon pretensado trabajando monoliticamente la losa con la viga.

Con ésta alternativa se obtienen vigas de mayor luz frente a las de hormigén armado ya que
para tramos simplemente apoyados con luces mayores a los 20 metros se obtienen
estructuras mas baratas, la luz econdomica para esta alternativa que es mayor a 20m,

llegando a salvar luces de hasta 30 y 40m.

2.5.1.Recomendaciones de los libros.

Puentes de Hormigon Pretensado

se obtienen estructuras mucho mas econédmicas en funcién a la luz del puente

tipo de estructura puentes de H2P2
. pag. 32 puentes de H2P? de
t I t d 25-40 mts.
puentes simplemente apoyado mts Roberto O. cudmani
puentes simplemente apoyado >24 mts. Cap. 8 fritz leonhardttomo VI
. pag. 134 puentes de H2P? Ing.
t I t d >20 mts.
puentes simplemente apoyado mes Hugo Belmonte V edicién 2010
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2.5.2Ventajas y Desventajas

Las principales ventajas de éste tipo de estructura son las siguientes:

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

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

-Se utilizan hormigones de mayor resistencia en comparacion al hormigoén armado,
logrando obtener vigas de menores dimensiones, siendo por lo tanto mas livianas, el ahorro
de hormigén es del orden del 20%

-No se requiere de obra falsa o cimbra.

-Menor tiempo de ejecucion de la obra, por la prefabricacion de las vigas es menor.

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

Las principales desventajas radican en:

-La colocacién de las vigas en su posicion final, que requiere de equipo especial.

-El desplazamiento del equipo de tesado y de inyeccion de mortero hasta el sitio de la obra.
-La utilizacion de hormigones de alta resistencia, por lo que se requiere de un mayor
control de éste material.

-Requiere de mano de obra especializada.

2.5.3Puente en arco de hormigon armado con tablero inferior.

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

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

horizontales de empuje en los apoyos se ven reducidos por la accion de tirante del tablero.
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2.5.4Ventajas y Desventajas

Las principales ventajas de éste tipo de estructura son las siguientes:

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

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

-Por lo general los puentes en arco son mas econémicos cuando cubren luces que van desde
los 45m a los 65m aunque se ha construido puentes en arco que cubren mayores luces'.
-Estéticamente los puentes en arco tienen mejor aspecto y un mayor impacto que armoniza
con el entorno.

2.5.5Las principales desventajas residen en:

-El proceso de construccion en si, encarece la obra, especialmente en lo que a encofrado se
refiere.

-En el caso de hormigén, debe prestarse atencion a las deformaciones por contraccion,
temperatura y fluencia lenta,

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

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

-Requieren por lo general de una mayor cantidad de materiales para su construccion asi
como de un mayor tiempo de ejecucion.

2.5.6. Analisis Técnico y Econémico

En las alternativas planteadas se consideran los siguientes aspectos técnicos y economicos
de importancia en la toma de decision.

2.5.7. Comportamiento Hidraulico

Que la subestructura sea lo mas reducida posible para minimizar la obstrucciéon de la
corriente y obtener asi un mejor comportamiento hidraulico disminuyendo los riesgos que

representa la socavacion para la estructura.
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Siguiendo esta premisa la alternativa de puente de vigas de hormigdén armado resulta menos
viable porque al tener una longitud mayor a 20mts.las secciones son mads grandes por ende
y un incremento en el costo. Esto también se refleja en el estribo encarese la subestructura.
La solucién hacer un puente de dos tramosesto implica tener pilas quitandoles seccion al
curso de agua que obstruya el paso del flujo de agua favoreciendo la socavacion y asi un
mayor riesgo que atente contra la estabilidad de la estructura.

2.6.0. Metodologia constructiva

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

2.7.0Durabilidad

Debido a las ventajas que presenta el hormigdn pretensado frente al hormigéon armado en
cuanto a la limitacion de las grietas en el hormigon al estar éste comprimido, propicia una
mejor proteccion del acero contra la corrosion esto se traduce en una mayor durabilidad y
mejor conservacion del puente.

2.8.0. Funcionalidad y seguridad

Todas las alternativas propuestas para el proyecto son funcionales ya que todas garantizan
la continuidad del transito vehicular del camino en el cruce del rio. Las alternativas son
seguras ya que uno de los parametros principales en el disefio de toda estructura es la
seguridad asi como también la estabilidad.

2.9.0Economia

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

alternativas planteadas, y que se resumen en la siguiente tabla:

26



Costos de Proyecto de Puentes

Tipo de Puente Costo lineal
Sus / m
Puente de vigas dz tramos simplemente apoyados de hormigén armado 4120

{Fuente: Proyecto puente vehicular Chocloca)

Fuente con vigas de tramos simplementz apoyados de hormigon pretensado 3593

(Fuente: Proyecto puente vehicular Miscas)

Puente en arco de hormigon armado 5451

(Fuente: Proyecto puente vehicular Pajonal)

Estos valores nos dan una idea referencial del costo por metro lineal para el proyecto, por lo
que se puede evidenciar que la alternativa mas econdmica resulta el puente con vigas de
hormigon pretensados frente a las otras alternativas.

2.10. Seleccion de la alternativa

La mejor alternativa es aquella que no modifique el entorno donde se va emplazar

La seleccion de la alternativa esta en fusion principalmente en el costo comportamiento
hidraulico, facilidad de la construccion y tiempo de ejecucion.

La alternativa de Puente de vigas de hormigén pretensado presenta ventajas frente a las
otras alternativas ya que se constituye en una solucion préctica en cuanto a metodologia
constructiva y ahorro de encofrado y de menor tiempo de ejecucion ademds de presentar
mayor economia y aprovechar las multiples ventajas que el hormigon pretensado ofrece,
estos son parametros que nos llevan a adoptar como solucion para el presente proyecto.

En consecuencia la alternativa adoptada es de Puente con vigas I de hormigon
Pretensado. Se describen mas a detalle sus caracteristicas:

-Los tramos estaran conformados por dos vigas pretensadas tipo I, simplemente apoyadas.
-Diafragmas adheridos a la losa del tablero, ubicados a un tercio de la luz de cada tramo,
haciendo un total de 4 diafragmas por tramo, 2 centrales y uno en cada extremo.

-Losa del tablero de hormigdén armado con armadura principal en direccion transversal al
trafico.

-Barandado de hormigén conformado por postes espaciado cada 2 metros y pasamanos de
seccion rectangular.

-Dos estribos extremos de hormigén armado
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2.11. Metodologia

2.11.1.
2.11.2.

Estudio Topografico

Losestudiostopograficos tendrancomoobjetivos:

Realizarlostrabajosdecampoquepermitanelaborarlosplanostopograficos

Proporcionarinformaciondebaseparalosestudiosdehidrologiaehidraulica,

geologia,geotecnia,asicomodeecologiaysusefectosenel medioambiente.

Posibilitarladefiniciénprecisadelaubicacionylasdimensiones deloselementos estructurales.

Establecerpuntosdereferenciaparaelreplanteodurantelaconstruccion.

2.11.3.
>

2.11.4.

2.12.0.
2.12.1.

Losestudiostopograficosdeberancomprendercomominimolosiguiente:

Se realiz6 el levantamiento topografico aproximadamente cien metros aguas arriba
y abajo de la zona de emplazamiento del puente.

Para obtener luego el plano topografico con curvas de nivel cada metro.

Se realizahacer unlevantamiento detalladodelfondo del afluente. Seran
necesarioindicarenplanosladirecciondelcursode aguayloslimitesaproximados
delazonainundableenlascondicionesdeaguas
maximasyminimas,asicomolosobservados eneventosdecaracterexcepcional.
Cuandolascircunstanciasloameriten,deberanindicarselosmeandrosdelrio.
Ubicacioneindicaciondecotasdepuntosreferenciales,puntosdeinflexiony
puntosdeinicioytérminodetramoscurvos;ubicacionocolocaciondeBench Marks.
Levantamiento catastraldelaszonasaledanasalpuente,cuandoexistan edificaciones

uotrasobrasqueinterfieranconelpuenteosusaccesosoque requieranserexpropiadas.

Instrumentacion

Lainstrumentacionyelgradodeprecisionempleadosparalostrabajosdecampoestacion

total, miras graduables, guincha y brijula

Estudio Hidrolégico e Hidraulico

Ubicacion geografica en las cartas del IGM (Instituto Geografico Militar)

Latitud Sur
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» Longitud Oeste
2.12.2.CARACTERISTICAS DE LA CUENCA

» Obtener laspropiedades morfométricas y fisiograficas
> propiedades fisiograficas de la cuenca.

a) Perimetro Real y Estilizado.

b) Area de la cuenca.

¢) Indice de Compacidad o de Gravelius.

P
K =
¢ 2% gr*4

d) Rectangulo Equivalente.

~=a~ o

(e

D —

2¥(a

» propiedades de relieve de la cuenca.

a) Indice de Pendiente de Roche (Ir).

Donde:
Ai= area entre curvas (m”2)
di= distancia promedio entre curvas (m)
L= longitud del rio (m)
b) Indice Global (IG).

fl Jf
/ ; - m

i

Donde:
H= Desnivel de la cuenca o sea Cot.max-Cot.min
L= longitud del rio (m)

» Propiedades morfométricas de la cuenca

Densidad de drenaje (dd).



Donde:
2li = sumatoria de todos los afluentes que conforman la cuenca (km)
A = areade la cuenca (km?)

1. relacion de confluencia (rc).
Nos define la cantidad de confluentes que tiene un rio.

2. relacion de longitud (rl).
» CURVA HIPSOMETRICA

Se obtiene la altura media de la cuenca
2.12.3. PRESIPITACIONES:
2.12.4. Datos disponibles (analisis de consistencia)
2.12.5. Analisis de consistencia.

El andlisis de consistencia se realiza en funcion de a una estacion patréon con reaccion al las
estaciones de alrededor el valor de correlacion de una estacion debe ser mayor a 0.9 con

otra estacion para que sea consistente

2.12.6. Caracteristicas de la precipitacion

3.1. Precipitaciéon media
2.12.7. Curvas isoyetas

Son curvas que corresponden a precipitaciones de la misma magnitud o de igual
precipitacion.
Luego de ubicar geograficamente las estaciones pluviométricas utilizadas en el proyecto

se procede a dibujar las curvas isoyetas.

Los pasos son los siguientes:
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1. Trazar las isoyetas interpolando entre las diversas estaciones, de modo similar a como se
trazan las curvas de nivel.

2. Hallar las areas al, a2,....... an entre cada 2 isoyetas seguidas.

3. Si p0, pl,....pn son las precipitaciones anuales representadas por las isoyetas
respectivas.

2.12.8. PRECIPITACION MAXIMA

Estos valores fueron obtenidos de Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia

Con todos los datos agrupados calcular.

Empleando la distribucion de Fuller-Coutagne que basa su metodologia en los valores
estadisticos, media”X”, desviacion tipica “S”, el valor moda ponderado “Ed “’y el valor
caracteristico ponderado “Kd” de la ley de distribucion de las curvas.

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

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

E xn

Ed = 2
¥ n
K#*n

Kd = 2
>n

» La Determinacion de la altura de lluvia diaria maxima para un periodo de retorno

h =Ed = [1 + Kd * log(T)]

Para determinar estas lluvias maximas diarias nos adoptaremos los periodos de retorno de:

50,100, 200, y 500 afios.

» La Determinacion de la altura de lluvia maxima horaria para un periodo de retorno
T y tiempo de duracién t ¢

- Las lluvias maximas deben ser de corta duracion o sea deben ser menores a las 24

hrs para lo cual acudimos a la LEY de GUMBEL modificada que es definido por

la siguiente expresion.
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h. — Ed *[I—]ﬁ * 1+ Kd *log {T }]

o

Donde:

Ed= moda ponderada

Kd= caracteristica ponderada
T=  periodo de retorno

hdt= altura de lluvia maxima diaria

t= Es el tiempo de duracion de la lluvia
B= Es una constante que en nuestro medio se adopta generalmente 0.2
o= Equivalente de lluvia diaria que depende de la magnitud de la cuenca:

para: Ac>20 [km"2]o= 12
Ac<20[km”2] a= 2

2.12.9. INTENSIDADES MAXIMAS [mm/hrs].

Determinacion de las intensidades maximas para la construccion de la curva I. D. F.

Para diferentes periodos de retorno.

Por otro lado la intensidad de precipitacion es:

_ h
i =—
t

2.12.10. CAUDALES.
2.12.11. CAUDALES MAXIMOS FORMULA RACIONAL.
Para el calculo de caudales maximos debemos determinar primeramente el tiempo

deconcentracion de la cuenca.

2.12.12. TIEMPO DE CONCENTRACION (Tc)
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El tiempo de concentracion es el tiempo que tarda en recorrer una gota desde el punto
maslejano de un extremo de la cuenca hasta llegar al punto de estudio o desembocadura.
Este tiempo es constante para toda la cuenca.

Para estimar el tiempo de concentracion existen varias métodos entre ellos estan las
formulasempiricas los cuales aplicaremos en el presente estudio.

Se requieren los siguientes datos: area, Perimetro, longitud, pendiente y desnivel con las
sientes formulas.

Formula de giandotti.

Ie —
5 3% g
Formula californiana
Te — 0.066 , —
GJ
Formula ventura y Heras
R
Ie — 0.0 |7
\
Formula u.s.c.e
e — 0.30
T
Formula Kkuirpich
3+ 0.385
T.=(0.871%—
Formula de alcantarillas
-~ ~ AR
Tc=|0.87% ——
\ 7
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De todas las formulas se tomaran en cuenta solo aquellas que tengan similitud en los

resultados
CAUDALES MAXIMOS

Formula racional

Q=C*1*A*0,278

Donde:
Q =caudal (m?’s)

C = coeficiente de escurrimiento de acuerdo al terreno

i = intensidad méxima (mm/hr)
A = area de la cuenca (Km?2)

2.12.13. Coeficiente de Escorrentia

El coeficiente de escorrentia C toma valores entre 0 y 1 y varia apreciablemente de una

cuenca a otra y de una tormenta a otra debido a las caracteristicas de la cuenca, como ser

permeabilidad, pendiente, cobertura vegetal y de algunas caracteristicas de retencion o

encharcamiento de la superficie.

Cuadro N°4 Coeficientes de escorrentia

Periodo de retorno

Caracteristicas de la superficie 2 [ 5 [ 10] 25 [ 50 | 100 | 500
Area de cultivos
Plano 0 -2 % 031 034 036 040 043 047 057
Promedio 2 -7 % 035 038 041 044 048 051 0.60
Pendiente superior a7 % 039 042 044 048 051 054 0.61
Pastizales
Plano 0 -2 % 025 028 030 034 037 041 0.53
Promedio 2 -7 % 033 036 038 042 045 049 0.58
Pendiente superior a7 % 037 040 042 046 049 053 0.60
Bosques
Plano 0 -2 % 022 025 028 031 035 039 048
Promedio 2 -7 % 031 034 036 040 043 047 056
Pendiente superiora 7 % 035 039 041 045 052 052 0.58

Fuente: Schwab, Frevert, Edminster y Barnes
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Determinar el coeficiente de escorrentia Segiin el PRONAR.-

Depende fundamentalmente de tres factores: la precipitacion, el tipo de suelo y el uso (o la

cubierta) del suelo.

Se clasifican en tres tipos de suelos:
SUELO A
SUELO B
profundidad: terrenos mi gajosos

SUELO C

Suelo muy permeable tales como arenas profundas y loes poco compacto.

Suelos medianamente permeables, tales como arenas de mediana

Suelos casi impermeables, tales como arenas o loes muy delgado

sobre una capa impermeable, o bien arcillas.

2.12.14. Calculo de caudal maximo METODO DEL HIDROGRAMA TRIANGULAR

Las férmulas a utilizar para este método son las siguientes:

Donde:

Qp = caudal pico que es el Qmax

A = area de la cuenca

H = altura de lluvia neta =1"
Tp = tiempo al pico

D = duracion de la lluvia
TL= tiempo de retardo

Tb = tiempo base

Tc = tiempo de concentracion

(m?/seg)
(km?)
(cm)
(hrs)
(hrs)

(hrs)

(hrs)
(hrs)
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FiguraN°5 Hidrografa unitario triangular
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5.3. METODO RACIONAL MODIFICADO TEMEZ
Caudales Méximos.- se basa en el método racional, aplicable a pequeiias cuencas. Pero con
una serie de modificaciones que aplican su rango validez hasta los 3000 Km2

2.12.15. Método racional Modificado de temez

El método racional supone que el caudal maximo es el generado por una lluvia de duracion

igual al tiempo de concentracion de la cuenca. De tal forma que:

Donde

Q= caudal pico en m3/s

C= coeficiente de escorrentia

I= intensidad de la tormenta

A= superficie de la cuenca en Km”"2

K= coeficiente de uniformidad
Q=2

Precipitacion diaria

Para tener en cuenta la no uniformidad espacial de la lluvia, hay que afectarla por un
coeficiente de reduccion areal si la superficie de la cuenca es mayor de 1 km"2. Este
coeficiente tiene por expresion:

Log. A

15

KA=1-
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Donde:
A= area de la cuenca (km"2)
Tormenta de disefio

La curva intensidad-duracion-frecuencia tiene la siguiente expresion:

2801 _pa01
IT Ity 28°1-1
o= (i)
Donde:
IT= intensidad media de la tormenta de disefio en mm/h.
ID= intensidad media diaria en mm/h
It= intensidad media de la tormenta de 1 hora de duracion
Tc= duracion de la tormenta de diseno e igual al tiempo de concentracion

Coeficiente de escorrentia

Para obtener el coeficiente de escorrentia, el método de temez utiliza el método de la
infiltracion del sotl convertion service, de tal forma que el coeficiente de escorrentia
depende tanto del pardmetro del modelo de infiltraciéon como de la magnitud del aguacero.

El resultado es:

280101

IT (It) 2801-1

ID ID
Donde
Pd= precipitacion diaria en mm
Po= umbral de escorrentia en mm

Calculo del Umbral de Escorrentia:
Po= 10,2-S
2.8.16. Determinacion del Tirante Maximo
Para la determinacion del tirante méximo se usa el caudal méximo y las caracteristicas

geométricas de la seccion transversal del rio en la seccion de interés.

1
Q n* *
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Donde:
S: Pendiente longitudinal del rio en m/m.
R: Radio hidraulico de la seccion en m.
: Rugosidad del lecho del rio, adimensional.
2.8.17. Determinacion del coeficiente de Rugosidad del lecho del rio
SEGUN COWAN:

Condiciones del rio:

Material del cauce: A terroso 0.02
B rocoso 0.025
C gravoso fino  0.024
D gravoso grueso 0.028

Grado de irregularidad:

A ninguna 0

B leve 0.005
C regular 0.01
D severo 0.02

Secciones Variables

A leve 0
B regular 0.005
C severo 0,015

Efecto de las obstrucciones:

A despreciables 0

B menor 0.01
C apreciable ~ 0.02
D severo 0.04
Vegetacion:
A ninguna 0
B poco 0.01
C regular 0.025
D alta 0.05

Grado de sinuosidad:



A Insignificante 1
B regular 1,15
C considerable 1,3
2.8.18. SEGUN SCOBEY:
Condiciones del rio:
n =0.025
Cauce de tierra natural limpios con buen alineamiento con o sin algo de vegetacion en los
taludes y gravillas dispersas en los taludes
n =0.030
Cauce de piedra fragmentada y erosionada de seccion variable con algo de vegetacion en
los bordes y considerable pendiente (tipico de los rios de entrada de ceja de selva)
n =0.035
Cauce de grava y gravilla con variacion considerable de la seccion transversal con algo de
vegetacion en los taludes y baja pendiente. (Tipico de los rios de entrada de ceja de selva)
n = 0.040-0.050
Cauce con gran cantidad de canto rodado suelto y limpio, de seccion transversal variable
con o sin vegetacion en los taludes (tipicos de los rios de la sierra y ceja de selva)
n =0.060-0.075
2.9.0. Socavacion
La socavacion es la remocion o arrastre de materiales del lecho de un cauce debido a la
accion erosiva del flujo del agua, la magnitud y frecuencia de estos eventos dependen de las
caracteristicas de la lluvia y de la cuenca, la erosion pluvial y la dindmica de los cauces.
La socavacion que se produce en un rio no puede ser calculada con exactitud, solo
estimada, muchos factores intervienen en la ocurrencia de este fendmeno, tales como:
- El caudal
-Tamafo y conformacion del material del cauce
- Cantidad de transporte de sélidos
2.9.1. Socavacion general del cauce:
Es aquella que se produce a todo lo ancho del cauce cuando ocurre una crecida

debido al efecto hidraulico de un
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Estrechamiento de la seccion; la degradacion del fondo de cauce se detiene cuando se
alcanzan nuevas condiciones de
Equilibrio por disminucion de la velocidad, a causa del aumento de la seccion transversal
debido al proceso de erosion. Para la determinacion de la socavacion general se empleara el
criterio de Lischtvan - Levediev:
Velocidad erosiva que es la velocidad media que se requiere para degradar el fondo esta

dado por las siguientes expresiones:

Ve =0.60 gd1.18 b Hsx ; m/seg  suelos cohesivos
Vc=0.68 bdm 0.28 Hsx ; m/seg  suelos no cohesivos
En donde:

Ve = velocidad media suficiente para degradar el cauce en m/seg.

gd = peso volumétrico del material seco que se encuentra a una profundidad Hs,
medida desde la superficie del agua ( Ton/m3)

b = coeficiente que depende de la frecuencia con que se repite la avenida que se
estudia. Ver tabla N° 3

X = es un exponente variable que esta en funcion del peso volumétrico gs del material
seco (Ton/m3)

Hs = tirante considerado, a cuya profundidad se desea conocer que valor de Ve se requiere
para arrastrar y levantar al material (m)

dm= es el didmetro medio (enmm) de los granos del fondo obtenido seglin la expresion.
dm= 0.01 Sdipi

En el cual di = didmetro medio, en mm, de una fracciéon en la curva granulométrica de la
muestra total que se analiza

pi = peso de esa misma porcion, comparada respecto al peso total de la muestra. Las

fracciones Escogidas no deben ser iguales entre si.

40



(1) - Perfil antes de la erosion.
(2) - Perfil después de la erosion
La condicion de equilibrio se logra cuando la velocidad real y la velocidad erosiva son
iguales
Célculo de la profundidad de la socavacion en suelos homogéneos:

Suelos cohesivos:

-,
-

Hs a-H—f-'S 1/(1+3x)
- = [
0.60b g,
Suelos no cohesivos:
Hs ﬁ-HS'S 1/(1+x)
- = 3
0.68b d,,“®
", &

Donde:
a = Qd/ (Hm5/3 Be m)
Qd = caudal de disefio (m3/seg)

Be = ancho efectivo de la superficie del liquido en la seccion transversal

m coeficiente de contraccion. Ver tabla N° 1
Hm = profundidad media de la seccion = Area / Be
X = exponente variable que depende del didmetro del material y se encuentra en

2.9.3. SOCAVACION AL PIE DE LOS ESTRIBOS:
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St | Ho

El método que serd expuesto se debe a K. F. Artamonov y permite estimar no solo la
profundidad de socavacion al pie de Estribos, sino ademas al pie de espigones. Esta erosion
depende del gasto que tedricamente es interceptado por el espigdn, relacionando con el
gasto total que escurre por el rio, del talud que tienen los lados del estribo y del angulo
que el eje longitudinal de la obra forma con la corriente. El tirante incrementado al pie de
un estribo medido desde la superficie libre de la corriente, esta dada por:

St=Pa -Pq‘- PR' Ho

Donde

Pa = coeficiente que depende del angulo a que forma el eje del puente con la
corriente

Pq = coeficiente que depende de la relacion Q1/Q, en que Q1 es el gasto que

teoricamente pasaria por el lugar ocupado por el estribo si €ste no existiera y Q, es el
gasto total que escurre por el rio.

PR

coeficiente que depende del talud que tienen los lados del estribo,

Ho = tirante que se tiene en la zona cercana al estribo antes de la erosion
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2.9.4. Socavacion en Estribos

La socavacion local en el estribo de un puente ocurre en dos sitios del estribo. Puede
ocurrir una gran fosa de socavacion en el pie del estribo, causado por un remolino
horizontal y otra fosa aguas abajo del estribo causado por un remolino vertical. La fosa
formada por el remolino horizontal se forma generalmente en la punta aguas arriba del
estribo.

FiguraN°6 Flujo cercano a estribos de puentes

Ascenso de nival

Fluja
hacia ahajo

2.9.5. Método de Froehlich

ds L -
—=227+«K *xK * — Fr
y y

Donde:

=profundidad de socavacion, en m.
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= profundidad media del flujo en la zona obstruida por el estribo aguas arriba del puente,
en m.
= longitud del estribo que se opone al paso del agua proyectada normalmente al flujo, m.
=coeficiente que depende de la forma del estribo.
= coeficiente que depende del d&ngulo de inclinacion.
Fr =nimero de Froude

Figura N° 7 Abaco coeficiente
1.4 T T T

L2 .

08 // :

y JA?
0.2_/ ,:/

i 1 1
0 45 90 I35 180
Angulo de inclinacion &(grados)

Ky
0.8

Cuadro N°8 Coeficiente por la forma del estribo Kf

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

2.10.0. Estudio de suelos

2.10.1. Ensayo normal de penetracion SPT

Este ensayo es una prueba in situ que se realiza en el fondo de una perforacién, consiste en
determinar en nimero de golpes de un martillo de caracteristicas normalizadas, para
obtener posteriormente capacidad resistente del suelo.

2.10.2. Metodologia del ensayo

e Realizada la perforacion donde se desea obtener la resistencia del suelo se procede a
armar el tripode asegurandose que sus tres apoyos estan distribuidos en forma de un
triangulo.

e Luego jalar el martillo hasta una altura de 75 cm y dejar caer libremente para

determinar el sitio de aplicacion de la punta de penetracion.
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e Efectuar los primeros golpes hasta una altura de 15cm, a partir de ahi se comienza a
contar los golpes hasta una profundidad de 30 cm.

e Proceder a retirar la punta, para dar inicio al muestreo del suelo en el punto de
ensayo, este serd una cantidad de por lo menos 5 kg, en suelos coluviales y aluviales

y 1 Kg en caso de suelos finos.

2.10.3. Clasificacion del suelo

La clasificacion de la muestra de suelo resulta necesaria para determinar la capacidad
resistente del terreno de fundacion. Los métodos empleados para tal procedimiento son
los propuestos por la AASHTO y SUCS que consisten en el uso de tablas que requieren
dependiendo del tipo de suelo, datos como la granulometria y limites.

2.10.4. Granulometria

Dentro del andlisis de los suelos, se encuentra el de granulometria que consiste en
obtener la distribucion porcentual de los tamafios de las particulas que conforma un
suelo, de este modo se puede tener una idea del tipo y caracteristicas del suelo que se
esté analizando. Esto se lo realiza con ayuda de un juego de mallas, que tienen un
tamafio graduado establecido por las normas ASTM
(AmericanSocietyforTestingandMaterials), en donde se obtienen los pesos retenidos
para luego realizar posteriores calculos y la curva granulométrica. La disposicion de los
tamices en pulgadas es la siguiente 2 '2, 2, 1%, 1, %, 3/8 y N°4, N°10, N° 40 y N°200.
Como una medida simple de la uniformidad del suelo se utilizan las formulas

siguientes:

En donde:
=Tamafo tal, que el 60%, en peso, del suelo, sea igual o menor.
Se definen de la misma manera donde el porcentaje es el subindice.

2.10.5. Limite liquido
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Es el limite de porcentaje de agua que admite un suelo para empezar a comportarse
como un liquido. Para determinar éste limite se usa el aparato denominado copa de
Casagrande, que consiste en un recipiente donde se coloca una muestra de suelo con
determinada humedad el cual es sometido a golpes mediante un mecanismo de caidas
para cerrar una abertura que previamente se realiza en la muestra de suelo. El limite
liquido sera el contenido de humedad en el cual la abertura se cierra a los 25 golpes.
2.10.6. 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
pastilla que vuelve a rolarse, hasta que en los 3 mm justos ocurra el desmoronamiento y
agrietamiento en tal momento se determinara rapidamente su contenido de agua, que es

el limite plastico.

2.10.7. Determinacion de las propiedades fisico mecanicas de las rocas y monitoreo de
la masa rocosa

2.10.8. Laboratorio Propiedades fisicas

La determinacion de las Propiedades Fisicas se basa, en el establecimiento de Los Pesos
Natural, Seco y Saturado, y el volumen de probetas rocosas y/ominerales.El Peso Natural
de acuerdo al ISRM (Society International ForRockMechanic’s), de la muestra debe tener
como minimo 50 grs.,

2.10.9. El Peso Seco

Se determina, mediante el secado de las probetas dentro de un horno ventilado auna
temperatura promedio entre 105° - 110°C,

2.10.10. El Peso Saturado,

Se obtienesumergiendo a la probeta en agua destilada.Para determinar dichos pesos se lleva
un registro periddico de los pesos, ellapeso de secado y saturado de las muestras rocosas se
obtieneaproximadamente en 48 horas, determinado cuando la diferencia entre dospesadas
sucesivas no exceda de 0.01 grs.

2.10.11. El Volumen de la probeta rocosa y/o mineral
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A ser ensayada se determina mediante probetas simétricas y/o probetas irregulares,
mediante el principio deArquimedes, en el caso particular de probetas irregulares.

2.10.12. Las relaciones matematicas que definen las propiedades fisicas son:

. gr
Densidad =
cm?2

. peso seco KN
Peso especi icdparente (P.E.a.) = ————- —
volumen
(.= — * 100%
Absorcién (en peso) = — * 100%

Donde:

p= Densidad del agua (gr/cm?).

2.10.13. Propiedades mecanicas

2.10.14. Ensayo de compresion simple

Denominado también ensayo de Compresion Uniaxial, este ensayo consiste enaplicar
cargas compresivas axiales cada vez mayores, a probetas rocosas y/ominerales cilindricas,
hasta producir su rotura

2.10.15. Relacion de esbeltez:

La probeta rocosa y/o mineral a ser ensayada debe tener la siguiente relacion:

L/D=2

Donde:

L = Longitud de la probeta (cms).

D = Diametro de la probeta (cms).

2.10.16. Factor de correccion de protodyakonov:

Cuando la relacion de esbeltez es L/D = 2, se puede aplicar el factor de correccion de

Protodyakonov, cuya relacion matematica es la siguiente:
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8:-0
7+—

Donde:

oo = Resistencia Compresiva Uniaxial con L/D = 2.

oc = Resistencia Compresiva Uniaxial con L/D = 2.

L = Longitud de la Probeta.

D = Diametro de la Probeta.

2.10.17. Factor de correccion de overt duvall

Cuando la relacion de esbeltez es L/D = 2, se puede aplicar el factor decorreccion dado por

Overt Duvall — 1981 (Rock Mechanic’s and the desing ofStructures in Rock):
o

0 =————
0778 + ——

Donde:

oo = Resistencia Compresiva Uniaxial con L/D = 1.

oc = Resistencia Compresiva Uniaxial con 2 >L/D >1/3.

L = Longitud de la Probeta.

D = Diametro de la Probeta.

2.10.18. Norma a utilizar

Para el disefio del puente se ha adoptado como norma base la AASHTO LRFD 2004 y ACI
2005 donde se explica a continuacion de forma breve la filosofia de disefio.

2.11.0. Filosofia de disefio

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 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:

nxy*Q =¢*R =R

Donde:
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=Factor de modificacion de las cargas relacionado con la ductilidad, redundancia e

importancia operativa.

= Factor de carga (multiplicador de base estadistica que se aplica a las solicitaciones)

= Solicitacion

= Factor de resistencia que se aplica a la resistencia nominal

= Resistencia nominal

= Resistencia de disefio o resistencia minorada

La expresion anterior se aplica para todos los estados limites al cual puede estar sometida la

estructura:

-Estado limite de servicio

-Estado limite de fatiga y fractura

-Estado limite de resistencia

-Estado limite correspondiente a eventos extremos

2.11.1. Factores de carga y combinaciones de carga

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

en las siguientes tablas

Cuadro N°11 Combinaciones de carga y factores de carga

DC Usar s6lo uno por vez
DD | LL
Combinacion de Cargas | DW | IM
EH | CE
EV | BR TU
ES | PL CR
Estado Limite EL | LS |WA|WS|WL| FR SH TG [SE|EQ | IC | CT | CV
RESISTENCIA I (a menos vp | L75]1,00( - - [1,00]0,50/1,20| yrg |vyse| - - - -
que se especifique lo contrario)
RESISTENCIA II yp | 135]1,00( - - [1,00]0,50/1,20| yrg |vyse| - - - -
RESISTENCIA III Vp - ]1,00]1,40( - |1,0010,50/1,20( yrc |vyse| - - - -
RESISTENCIA 1V - vp 15| - [100f - - 11,00(0,50/1,20| - - - - - -
(S6lo EH, EV,ES,DW,DC)
RESISTENCIA V vp |1,35]1,00]0,40(1,00|1,00|0,50/1,20( yrc |vyse| - - - -
EVENTO EXTREMO 1 Vp veo 1,001 - - 1,00 - - - (100 - - -
EVENTO EXTREMO II vp |050]1,00] - - 11,00 - - - - |1,00] 1,00 | 1,00
SERVICIO I 1,00 | 1,00(1,00{0,30]1,00({1,00|1,00/1,20| yrc |yse| - - - -
SERVICIO II 1,00 | 1,30 {1,00| - - 11,00(1,00/1,20| - - - - - -
SERVICIO III 1,00 { 0,80 {1,00| - - 11,00(1,00/1,20| yic |vyse| - - - -
SERVICIO IV 1,00 - |100(0,70( - |1,00]1,00/1,20 - 1 - - - -
FATIGA -s¢loLL, My CE - 10,75] - - - - - - - - - - -
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Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.4.1-1]

Cuadro N° 12 Factores de carga para cargas permanentes

Tipo de carga Factor de carga
Maximo | Minimo

DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90
DD: Friccién 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

metdlicas rectangulares

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

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.4.1-2]

2.11.2. Factores de resistencia

Los factores de resistencia que se deben aplicar a las resistencias nominales en
construcciones convencionales se muestran a continuacion [5.5.4.2]:

Para flexion y traccion del hormigén armado---------------- 0,90

Para flexion y traccion del hormigén pretensado------------- 1,00

Para corte y torsion:

Hormigén de densidad normal 0,90
Hormigén de baja densidad 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 0,80
Hormigén de baja densidad 0,65
Para traccion en el acero en las zonas de anclaje------------ 1,00
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Para resistencia durante el hincado de pilotes --------------- 1,00

2.11.3. Factor de modificacion de las cargas

Para cargas para las cuales un valor mdximo de  es apropiado:

= * x 2095

Para cargas para las cuales un valor minimode es apropiado:

Cuadro N° 13 Factor de modificacion de las cargas

Ductilidad np

> 1,05 FElementos y conexiones no duictiles
=1 Disefios y detalles convencionales
>095 Elementos y conexiones con medidas adicionales
para mejorar la ductillidad
=1  Demas estados limites

Redundancia ng

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

=1 Demas estados limites

Importancia operativa n;

> 1,05 Puentes importantes
=1  Puentes tipicos

>0,95 Puentes relativamente de poca importancia
=1  Demas estados limites
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Fuente: AASHTO LRFD 2004 [1.3]

2.11.4. Cargas que actian en la estructura

Sobre un puente se aplican diferentes tipos de carga, tales cargas pueden ser dividas en dos
categorias, cargas permanentes y cargas transitorias. Las cargas permanentes se quedan por
un periodo extenso normalmente por toda la vida de servicio del puente, tales cargas
incluyen el peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales. Las
cargas transitorias como su nombre lo indica cambian con el tiempo y pueden ser aplicadas
desde varias direcciones y/o ubicaciones, estas son altamente variables, las cargas
transitorias incluyen a las cargas por gravedad las cuales son debidas a los vehiculos, y
trafico peatonal, también son consideradas las cargas laterales debidos a los rios, vientos,
témpanos de hielo, colision de embarcaciones y sismos.

2.11.5. Cargas permanentes

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

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

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

-Presion vertical del peso propio del suelo de relleno (EV)

-Otras cargas

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

2.11.6. Carga viva vehicular

La carga viva vehicular de disefio en la norma AASHTO de versiones anteriores fue
reemplazada en 1993 debido a configuraciones de camiones mas pesados en las carreteras,

y porque se necesitd una carga estadisticamente representativa, ideal para lograr un "nivel
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de seguridad constante". La carga ideal que fue encontrada fue adoptada desde entonces y
llamada HL 93 o "Highway load 93"

n

La "carga viva vehicular de disefio " o "sobrecarga vehicular de disefio," HL93, es una
combinacion del "camion del diseiio" y la "carga del carril de disefio" o la combinacion
del "tandem de disefio" y la ""carga del carril de disefio".

2.11.7. Camion de disefio

Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de disefio son como se
especifican en la figura abajo mostrada. Se debe considerar un incremento por carga

dindmica. La separacion entre los dos ejes de 145.000 N se debe variar entre 4.300 y 9.000

mm para producir las solicitaciones extremas.

Figura N° 9 Camion de disefio

[
25.C00 N 145.000 N 145000 N
‘ 4300 mm 4300 a 9000 mm ‘

%

600 mm General
300 mm Vuelo sobre el tablero

2.11.8. Tandem de disefio Carril de disefio 3600 mm

El tindem de disefio consiste en un par de ejes de 110000 N con una separacion de 1200

1800 mm

mm. La separacion transversal de las ruedas se debe tomar como 1800 mm, y ademas se
debe considerar un incremento por carga dindmica.

Figura N° 10 Tandem de disefio

e 0
I
110 KN 110 KN

1200 mm

53



2.11.9. Carga de carril de disefio

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

Figura N° 11 Carga de carril de disefio

9.3 N/mm

BNy

2.11.10. Presencia multiple

Los factores de presencia multiple son ajustes de disefio que consideran la probabilidad de
que mas de un carril este cargado, asimismo los factores de presencia multiple estan
incluidos implicitamente en las ecuaciones aproximadas para factores de distribucion, tanto
para un Unico carril cargado como para multiples carriles cargados. Las ecuaciones se basan
en la evaluacion de diferentes combinaciones de carriles cargados con sus correspondientes
factores de presencia multiple, y su intencidén es considerar el caso mas desfavorable
posible.

Cuadro N° 14 Factor de presencia multiple (m)

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

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.6.1.1.2-1]

2.11.11. Incremento por carga dinamica
El incremento por carga dindmica (IM) se aplica a la carga de rueda estatica para considerar

el impacto provocado por las cargas de las ruedas de los vehiculos en movimiento.
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El factor a aplicar a la carga estatica se debe tomar como: (1 + IM/100). El incremento por
carga dindmica no se aplica a las cargas peatonales ni a la carga del carril de disefio.

Cuadro N° 15 Incremento por carga dindmica

Componente M

Juntas del tablero - Todos los estados limites| 75%

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

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.6.2.1-1]

2.11.12. Cargas Peatonales

Se debe aplicar una carga peatonal de 3,6 * 10  Mpa en todas las aceras de mas de 600
mm de ancho, y esta carga se debe considerar simultdineamente con la sobrecarga vehicular
de disefio.

Los puentes exclusivamente para trafico peatonal y/o ciclista se deberan disefiar para una
sobrecarga de 4,1 * 10 Mpa

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

diseno.

2.11.13. Fuerza de frenado

Para la consideracion de la magnitud de esta fuerza se considera que es muy probable que
los conductores de los vehiculos apliquen los frenos de forma simultdnea después de
observar algun evento, nuevamente se aplica el factor de presencia multiple, ya que es muy
poco probable que todas las lineas de trafico estén cargadas con el camion de disefio.

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

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

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

Estas fuerzas actian horizontalmente a una distancia de 1800 mm sobre la superficie de la

calzada.
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2.11.14. Cargas de viento en la estructura

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

Cuando se disena la infraestructura debe considerarse la presion ejercida por el viento en la
superestructura y la presion aplicada directamente a ella.

Las presiones basicas especificadas por la AASHTO, se basan en velocidades de viento de
160 Km/hr, y deben multiplicarse por la relacion ( /160) para otras velocidades.

2.11.15. Viento en 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 ubicacion de area expuesta. El angulo de
oblicuidad se debera medir a partir de una perpendicular al eje longitudinal. Para el disefio
la direccion del viento serd aquella que produzca la solicitacién extrema en el componente

investigado. Las presiones transversal y longitudinal se aplican simultdneamente.

Cuadro N° 16 Presiones basicas del viento

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

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.8.1.2.2-1]

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

debe aplicar simultdneamente con las cargas de viento de la superestructura.
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2.11.17. Cargas 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 movil 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 dngulo de oblicuidad con respecto a la normal a la superficie.

Cuadro N° 17 Componentes del viento sobra la sobrecarga viva

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

0 1,46 0

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

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.8.1.3-1]

2.11.18. Empuje lateral del suelo
Se asume que el empuje lateral del suelo es inicialmente proporcional a la altura de suelo, y
se debe tomar como:
p=kxy xgxz

Donde:

= Empuje lateral del suelo

=Coeficiente de empuje lateral

= Densidad del suelo

= Aceleracion de la gravedad

= Profundidad del suelo debajo de la superficie
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El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:

3 sin (0+d)
" r[sin 0 * sin(0 — )]

sin  +6 xsin ¢ — P
sin(6 — &) * sin(6 + B)

._1
I

Donde:

= Angulo de friccion entre el relleno y el muro

= Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal

= Angulo que forma el respaldo del muro respecto a la horizontal

¢ = Angulo efectivo de friccion interna

Figura N° 12 Simbologia para el empuje activo de coulomb

Cuadro N° 18 Angulo de friccion entre diferentes materiales

Materiales en interfase

Angulo de

friccion, 8 (°)

Coeficiente de

friccion, tan 6

Hormigén masivo sobre los siguientes materiales de fundacién

* Roca sana y limpia

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

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

* Limo fino arenoso, limo no pléstico

* Arcill residual o preconsolidada muy rigida y dura

* Arcilla de rigidez media y rigida, arcilla limosa

35
29a31
24 a29
19 a 24
17 a19
22 a26
17 a 19

070
0,55a0,60
0,45a 0,55
0,34a045
0,31a0,34
0,40 a 0,49
0,31a0,34

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.8.11.5.3-1]
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2.11.19. Sobrecarga viva sobre relleno

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

estimar como:

Ap=kx*y xgx*h
A = Empuje horizontal constante del suelo debido a la sobrecarga viva
= Densidad total del suelo
= Coeficiente de empuje lateral del suelo.
= 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 N° 19 Altura de suelo equivalente para carga vehicular

Altura del estribo | hq (mm)

1500 1200
3000 900
> 6000 600

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.11.6.4-1]

2.11.20. Cargas hidraulicas

2.11.21. Presion Hidrostatica

La presion hidrostatica actiia de forma perpendicular a la superficie que retiene el agua. La
presion se calcula como el producto entre la altura de la columna de agua sobre el punto
considerado, la densidad del agua y g (aceleracion de la gravedad).

2.11.22. Presion de Flujo Longitudinal

La presion debida a un flujo de agua que actua en la direccion longitudinal de las
subestructuras se puede obtener como:

p=514%10 *C x*V
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Donde:
=Presion del agua que fluye (MPa)
= Coeficiente de arrastre para pilas seglin tabla

=Velocidad del agua de disefio para la inundacion de disefio correspondiente al estado

limite. (m/s)

Cuadro N° 20 Coeficiente de arrastre

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

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [Tabla 3.7.3.1-1]

2.11.23. Propiedades de los materiales

2.11.24. Acero

2.11.25. Acero pretensado

El acero para pretensado debe ser por necesidad un acero de alta resistencia, con el objeto
de que la fuerza de pretensado final sea lo mayor posible. Existen tres formas comunes en
las cuales se emplea el acero como tendones en hormigoén pretensado: alambres redondos
estirados en frio, cable trenzado (torones) y varillas de un acero de aleacion, de los cuales
se describirdn los torones los cuales son los mas usados y estan disponibles en nuestro
medio. El cable se fabrica de acuerdo con la especificacion ASTM A 416 y pueden
obtenerse entre un rango de tamafios que va desde 0,25 hasta 0,6 de diametro,
tal como se muestra en la tabla siguiente. Se fabrican dos grados: el grado 250 y el grado
270 los cuales tienen una resistencia ultima minima de 250 000 y 270 000 Ib/ pulg?

respectivamente, estando éstas basadas en el area nominal del cable.
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Cuadro N° 21 Propiedades de Torones de siete hilos

Didmetro Resistencia |Area Nominal [Carga minima
Nominal a la ruptura |del Torén elongacion de 1%
pulg | mm | Kip | kKN | pulg2 |mm2| Kip kN
GRADO 250
0,250 | 6,35 9 40 0,036 |2322] 7,65 34
0313 | 794 | 145] 645 | 0,058 |3742] 123 54,7
03751 953 | 20 89 0,08 |51,61 17 75,6
0438 | 11,11] 27 | 120,1 | 0,108 | 69,69 23 102,3

0,500 | 12,70 36 | 1601 | 0,144 | 929 [ 306 | 1362
0,600 | 1524 54 | 2402 | 0216 [1394] 459 | 2042
GRADO 270
0375 | 953 | 23 | 1023 | 0085 |5484] 1955 | 870
0438 | 11,11 ] 31 | 1379 | 0115 [7419] 2655 | 1172
0,500 | 12,70 | 413 | 1837 | 015 [9871] 351 156.1
0,600 | 1524 | 586 2607 | 0217 | 140 | 498 | 2215

Fuente: Arthur Nilson Disefio de Estructuras de Concreto Presforzado

Las propiedades mecanicas de los aceros se pueden observar de sus curvas de esfuerzo
deformacion. Tales caracteristicas importantes como el limite elastico proporcional, el
punto de fluencia, la resistencia ultima, la ductilidad y las propiedades de endurecimiento
por deformacion.

2.11.26. Acero convencional no pretensado

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

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

2.11.27. Hormigén

2.11.28. Resistencia a la compresion

La resistencia a la compresion del hormigon (fc') a 28 dias después del colocado es

usualmente obtenida de un cilindro estandarizado de 150 mm de didmetro y 300 mm de
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altura cargado longitudinalmente a rotura. La Figura siguiente muestra las curvas esfuerzo

deformacion de cilindros de concreto bajo cargas de compresion Uniaxial.

Figura N° 13 Curva esfuerzo — Deformacion del hormigoén bajo compresion de carga
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Daformacion dal concreto
Para estructuras de hormigon armado no pretensado es usual la resistencia de 210Kg/cm?2 y
para estructuras de hormigén pretensado se usan resistencias que estan entre 280Kg/m?2 y
560 Kg/m2, siendo mas habituales las comprendidas entre 350 y 480 Kg/cm2 para
hormigones de peso normal y en estructuras especiales se llega a usar hormigones de hasta

600 a 700 Kg/m2.

2.11.29. Médulo de elasticidad
Para estimar el modulo de elasticidad del hormigon la AASHTO LRFD proporciona la

siguiente expresion, con densidades comprendidas entre 1440 y 2500 kg/m”:
Ec = 0,043y ~ vfc
Donde:
=Densidad del hormigén (kg/m’)

" =Resistencia del hormigén (Mpa)

2.11.30. Modulo de rotura
El modulo de rotura del hormigon de densidad normal segin AASHTO LRFD en unidades

de Mpa se puede determinar como: fr = 0,63Vfc’
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2.11.31. Analisis y evaluacion estructural

2.11.32. Factor de distribucion

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

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

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

-Seccion transversal constante

-Vigas son paralelas y tienen aproximadamente la misma rigidez

-Parte del vuelo de la calzada no excede 910mm

-Curvatura en planta es pequena

En las tablas para los factores de distribucion de AASHTO LRFD se utiliza la siguiente
simbologia:
A = 4rea de la viga o larguero (mm?)

=Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y el borde interior de un cordén o

barrera para el trafico (mm). Esta distancia es positiva si el alma exterior esta hacia adentro
de la cara interior de la baranda para el trafico y negativa si esta hacia afuera del cordon o
barrera para el trafico [A4.6.2.2.2d y A4.6.2.2.3b]

e = factor de correccion
g = factor de distribucion

Kg = parametro de rigidez longitudinal (mm®)
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L = longitud de tramo de la viga (mm)
Nb = ntimero de vigas o largueros
§ = separacion entre vigas o almas (mm)

= Profundidad de la losa de hormigén (mm)
El parametro de rigidez longitudinal, Kg, se debera tomar como:

K =n(I+Axe )

Donde:

=Modulo de elasticidad del material de la viga

=Moddulo de elasticidad del material del tablero

=Momento de inercia de la viga

=Distancia entre los centros de gravedad de la viga de base y el tablero

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

La regla de la palanca (ley de momentos) es un método de andlisis. Este implica una
distribucion estatica de cargas basada en la suposicion que cada panel de tablero esta
simplemente apoyado sobre las vigas, excepto en la viga interior que es continua con el
voladizo.

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

ELEMENTOS DE APOYO TIPO DE TABLERO |SECCION TRANSVERSAL TIPICA

Secciones doble Te o Te con |Hormigén colado in situ

nervio de hormigon hormigén prefabricado il i ) i

prefabricado ®

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla 4.6.2.2.1-1]

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

Seccion transversal
aplicable de la
Tabla 4.6.2.2.1-1

Factor de Distribuciéon

Rango
de aplicabilidad

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

hormigén, secciones Te

y doble Te de hormigén

1100 <S5 <4900
0,4 0,3 0.1

006+( S ) (Ej K, 110 <z, <300
a,ek y también ij ’ 4300) \L) |1z 6000 < L < 73000
si estan Dos o mas carriles cargados: Nb>4
suficientemente s s\ K 0. 30°< 0 <60°

0,075+ —— — £ 109 *1012
conectadas para 2900 L Lt, 4*10° <K, <3*10

actuar como una

Un carril de disefio cargado:

unidad

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

resulte menor

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla 4.6.2.2.2b-1]

Cuadro N°24 Distribucion de sobrecargas por carril para momento en vigas exteriores

Tipo de

superestructura

Seccidn transversal
aplicable de la
Tabla 4.6.2.2.1-1

Un carril de disefio

cargado

Dos o mas carriles de

disefio cargados

Rango de
aplicabilidad

Tablero de hormigén,
emparillado con vanos
llenos o parcialmente
llenos, o emparillado
con vanos no llenos

compuesto con losa de

hormigén armado sobre

vigas de acero u
hormigén, vigas Te
hormigén, secciones Te
y doble Te de hormigén

a, e, kytambién i,

si estan suficientemente
conectadas para actuar
como una unidad

Ley de momentos

g=¢*Zierior
e=0,77+ d,
2800

-300<d, <1700

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

el que resulte menor

Nb=3

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla 4.6.2.2.2d-1]

Cuadro N°25 Distribucion de la sobrecarga por carril para corte en vigas interiores
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llenos, o emparillado
con vanos no llenos

compuesto con losa de

vigas de acero u
hormigoén, vigas Te

hormigén armado sobre

hormigoén, secciones Te
y doble Te de hormigén

a, e, ky también i, j

como una unidad

si estan suficientemente

conectadas para actuar

Tipo de Seccion transversal | Un carril de disefio | Dos o mas carriles de] Rango de
superestructura aplicable de la cargado disefio cargados | aplicabilidad
Tabla 4.6.2.2.1-1
Tablero de hormigén,
emparillado con vanos 1100 <5 <4900
llenos o parcialmente 0,36+ S 0,2 +i - [LI 6000 < L <73000
7600 3600 \10700

110<1, <300
Nb>4

Ley de momentos

Ley de momentos

Nb=3

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla 4.6.2.2.3a-1]

Cuadro N°26 Distribucion de la sobrecarga por carril para corte en vigas exteriores

Tipo de

superestructura

Seccidn transversal
aplicable de la
Tabla 4.6.2.2.1-1

Un carril de diseiio

cargado

Dos o mas carriles de

disefio cargados

Rango de
aplicabilidad

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

hormigén, secciones Te

y doble Te de hormigén

a, e, ky también i, j
si estan suficientemente
conectadas para actuar

como una unidad

Ley de momentos

— ¥
& =€" Einterior

e=0,6+ d.

3000

-300<d, <1700

Ley de momentos

Nb=3

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [Tabla 4.6.2.2.3b-1]

2.11.33. Lineas de

Influencia

En gran parte de las estructuras las posiciones de las cargas exteriores son fijas sin embargo

hay otros casos donde varian a lo largo de la estructura, por ejemplo un puente recorrido

por un vehiculo, en estos casos las solicitaciones en la estructura no solo dependeran de la

magnitud de la carga sino también de su posicion.
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Las lineas de influencia son graficos que permiten calcular solicitaciones ya sea de
momento flector, fuerzas cortantes o normales en secciones especificas para cargas
(puntuales y también distribuidas) ubicadas en posiciones diversas, lo que permite
establecer maximos positivos y maximos negativos de dichas solicitaciones por efecto de
las cargas.

2.11.34. Linea de influencia para viga simplemente apoyada

Considerando una carga puntual P=1 a una distancia “a” del apoyo izquierdo mediante las
ecuaciones de equilibrio se pueden obtener las lineas de influencia para la reaccion A,
fuerza cortante y momento flector en una seccion ubicada a una distancia “x” cualquiera.

Figura N° 14 Lineas de influencia viga simplemente apoyada

Viga simplemente apoyada

Linea de Influencia de la Reaccion en A.

Linea de Influencia del cortante en una seccidén “x”

1-x/L

-x/L

Linea de Influencia del Momento flector en una seccidon “x”

x (1-x/L)

2.11.35. Linea de influencia de vigas con rigidez infinita sobre apoyos elasticos
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Su aplicacion va directamente a los diafragmas de puente por ser vigas altas en relacion a
su luz lo que permite tratarlas con gran rigidez y como estdn apoyados en las vigas
principales que son muy largas y elasticas el apoyo de los diafragmas resulta eléstico.

La expresion general para la linea de influencia de las reacciones elasticas en el apoyo i es:

Donde:
= Reaccidn en el apoyo en cuestion
= Carga puntual unitaria
= Numero de apoyos
= Numero del apoyo controlado de derecha a izquierda
= Brazo de la carga P al centro del diafragma.

= Separacion entre ejes de las vigas principales.

Figura N° 15 Viga rigida sobre apoyos elésticos con las condiciones de simetria

B

i 3 2

|
} 1
T T g P T g P g g o
| ‘ | ‘

| S | S | S

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

conocidas las reacciones.

2.11.36. Analisis y disefio de la Losa
2.11.37. Método Aproximado de las Fajas Equivalentes
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:
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Cuadro N°27 Anchos de faja equivalente

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

Fuente: AASHTO LRFD 2004 Fragmento de [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

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

clasica.

2.11.38. Secciones de disefio

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

Para vigas de hormigon prefabricadas en forma de T¢ y doble Te- Un tercio del ancho del

ala, pero no mas de 0,38m, a partir del eje del apoyo. [4.6.2.1.6]

2.11.39. Minima altura y recubrimiento

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

El minimo recubrimiento de hormigoén en la losa debe cumplir [5.12.3]:

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

Superficie de tableros.......................... 5,0 cm
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2.11.40. Armadura de Distribucion

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

En la parte inferior de las losas se debe disponer armadura en la direccion secundaria; ésta
armadura se deberd calcular como un porcentaje de la armadura principal para momento

positivo [9.7.3.2]:

-Si la armadura principal es paralela al trafico: v < 50%

-Si la armadura principal es perpendicular al tréﬁco:T <67%

Donde S: longitud de tramo efectiva en [mm]

La longitud efectiva se determina como [9.7.2.3]:

Para losas construidas en forma monolitica con vigas: distancia entre cara y cara

Para losas apoyadas sobre vigas metélicas o de hormigén: distancia entre las puntas de las
alas, mas el vuelo de las alas, considerado como la distancia desde la punta del ala extrema

hasta la cara del alma, despreciando chaflanes.

2.11.41. Vigas de hormigén armado

2.11.42. Resistencia a flexion en estado limite de resistencia

Para las secciones rectangulares solicitadas a flexion respecto de un eje la resistencia de
diseio a la flexion ¢Mnse puede determinar utilizando las ecuaciones siguientes

[5.7.3.2.3]:

B As * fy
C_0,85>'<fc'>l<[31=«<b
a=fB1lx*c

a
dMn = As * fy * ds—i

Donde:

As = area de la armadura de traccion de acero no pretensado
fy= tension de fluencia de la armadura de traccion

b = ancho del alma comprimida

¢ = distancia entre el eje neutro y la cara comprimida

B1 = factor para el diagrama rectangular equivalente de tensiones
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El factor B1 se debe tomar como 0,85 para hormigones cuyas resistencias no superan los 28
MPa. Para resistencias mayores que 28 MPa, a B1 se le deberd aplicar una reduccion de
0,05 por cada 7 MPa de resistencia en exceso de 28 MPa, excepto que Bl no podrad ser
menor que 0,65.

De las anteriores de ecuaciones se obtiene:

2 * GMn
¢ *0,85+fc"xb

a=ds— ds —

La condicion de resistencia es:
Mu < $Mn
Para el calculo de la armadura requerida se emplean las siguientes ecuaciones:
0,85 *fc *b*a
= 5

As

Donde:

2 * Mu
b *085+fc"*xb

a=ds— ds —

2.11.43. Armadura maxima

La maxima cantidad de armadura debera ser tal que:

¢ <042
ds ~

Donde:
ds =distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de la armadura de traccion

no pretensada

2.11.44. Armadura minima

En cualquier seccion de un elemento flexionado la cantidad de armadura de traccién no
pretensada debera ser adecuada para desarrollar una resistencia a la flexion de disefio
Mr = ¢Mn, como minimo igual al menor valor entre:

* 1,2 veces el momento de fisuracion, Mcr, determinado en base a la distribucion elastica de
tensiones y el modulo de rotura, fr

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

estados limites de resistencia
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Mcr se obtiene de la siguiente ecuacion:
Mcr= S*fr
Donde para seccion rectangular se tiene:

b*h

Donde:

S= moddulo seccional para la fibra extrema de la seccién en la cual las cargas aplicadas

externamente provocan tension de traccion

Expresando el momento minimo en términos de armadura se tiene:

_O,85*fc'*b*a
= 5

As

Donde:

2 * GMn
¢ *0,85fc"xb

a=ds— ds —

2.11.45.Disefio por cortante

La resistencia nominal al corte,  se determina como ¢l menor valor entre:

Siendo:

Donde:
= Ancho de alma dentro de la altura de corte efectiva
= Altura de corte efectiva
= Separacion de los estribos
=Angulo de inclinacién de las tensiones de compresion diagonal
= Angulo de inclinacién de la armadura transversal respecto del eje longitudinal (°)

= Area de la armadura de corte
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= Resistencia al cortante proporcionada por la armadura transversal

El 4ngulo de inclinacion de las tensiones de compresion diagonal es aproximadamente

= 45° por lo tanto, para estribos perpendiculares al eje longitudinal ( = 90 )° se tiene:

* *

El area de refuerzo al corte requerido por calculo sera:

—_— *

2.11.46.Resistencia del hormigon a cortante
La resistencia proporcionada por el hormigén en N en elementos de hormigén armado con
"en Mpa, se puede obtener con la siguiente expresion:
=0,083%  '*x x
Donde
= 2,Factor que indica la capacidad del hormigon fisurado diagonalmente de transmitir

traccion

2.11.47.Secciones que requieren armadura transversal

Excepto en losas, zapatas y alcantarillas, se debe proveer armadura transversal si [5.8.2.4]:
>05¢

2.11.48. Maximo espaciamiento

La separacion de la armadura transversal no debera ser mayor que, smax, determinada de la

siguiente manera [5.8.2.7]:

Si: <0125 '
=08 <600
Si:  >=0,125 '
=04 <300
Donde:

= Tension de corte, calculada como =
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2.11.49. Minima armadura transversal

Si se requiere armadura transversal, el area de acero en debera satisfacer la
siguiente condiciéon, en Mpa. [5.8.2.5]:
—_— *
> 0,083 f—

2.11.50. Diseiio de vigas pretensadas

2.11.51.Diseiio por flexion basado en esfuerzos permisibles
El estado limite de servicio aun es aplicado en el disefio de miembros de hormigén con
tendones de acero que pre comprimen la seccion de tal manera que los esfuerzos en el

hormigén " " pueden ser determinados de las propiedades de la seccion elastica no fisurada

y la ecuacion familiar:

-4 T

Donde " " es la fuerza de pretensado, es el area de la seccidon transversal, es la
excentricidad de la fuerza de pretensado, es el momento debido a cargas aplicadas, es
la distancia del centroide de la seccion a la fibra, es el momento de inercia de la

seccion. Si el miembro es una construccidon compuesta, es necesario separar el momento

debido a las cargas sobre la viga y el momento debido a cargas sobre la seccion
compuesta , porque los valores “ ” ¢ “ ” son diferentes, esto es,
* * _ * _ *
=—-——+4 ¥ F

Donde los signos més y menos para los esfuerzos en las fibras superior e inferior deben ser
consistentes con la convencion de signos elegida, aqui la tracciéon es positiva y la
compresion es negativa. Estas distribuciones lineales de esfuerzos elasticos en el hormigon

son mostradas en la siguiente figura.

Figura N° 16 Esfuerzos de flexion en el hormigén
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-P/Ag +Pecy/Ig -Mec:/Ig -Mcci/lc -P/Ag+Pec./1g-Mqc/Ig-M.ci/Ic

1 N A ~ |—/centroide
— del hormigon
+ + + =
Cz E
-P/Ag  -Pec)/Ig +Mec2/1g +M.co/Ic -P/Ag-Pec./Ig+M.c2/1g +M.c2/Ic

2.11.53. Esfuerzos permisibles en el hormigon

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

Una zona traccionada pre comprimida es una region que fue comprimida por los tendones
de pretensado pero que ha sido traccionada cuando ha estado sujeta a momentos debido a
cargas muertas y cargas vivas.

Cuadro N°28 Limites para la tension temporaria en el hormigoén antes de las pérdidas

Esfuerzo de Compresion
Componentes Pretensados 0,60 fcr
Componentes Postensados 0,60 fc

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

En dreas fuera de la zona de traccién precomprimida y sin armadura auxiliar adherente 0,25,/ f¢i' <1,38MPa

En areas con armadura adherente (barras de armadura o acero de pretensado) 0,63/ fci
suficiente para resistir la fuerza de traccién en el hormigén calculada suponiendo
una seccion no fisurada, cuando la armadura se dimensiona utilizando una tension

de 0,5fy, no mayor que 210 Mpa

Fuente: AASHTO LRFD 2004 [5.9.4.1.1] y fragmento de [Tabla5.9.4.1.2-1]

Cuadro N°29 Limites para la tensioén en el hormigon después de las pérdidas
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Esfuerzos de compresién

Tension provocada por la sumatoria de la tension efectiva 0,45 f¢
b

de pretensado y las cargas permanentes

Tension provocada por la sobrecarga y la semisuma de la 0,40 f¢'
tension efectiva de pretensado mas las cargas permanentes

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

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente 0,50y f¢
sujetos a condiciones de corrosion leves o moderadas

Para elementos con tendones de pretensado o armadura adherente 0,25\ f¢

sujetos a condiciones de corrosién severas

Fuente: AASHTO LRFD 2004 fragmentos de [Tablas 5.9.4.2.1-1y 5.9.4.2.2-1]

2.11.54. Inecuaciones de condicion
2.11.55. Etapa Inicial (transferencia)
En ésta etapa, actian la fuerza de pretensado inicial y el peso propio (dg)

Inecuacioén [

Inecuacion 11

I

|

I
+
v

2.11.56. Etapa Final (servicio)

En ésta etapa ademds de las cargas que actian en la etapa inicial, act@ia las cargas de

servicio y la fuerza de pretensado efectiva ( = * ).

Inecuacion 111

Inecuacion 111
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2.11.57. Excentricidad limite

Las inecuaciones de condicion que se desarrollaron se utilizan para determinar la fuerza de
pretensado inicial en la seccion de maximo momento. En otros puntos de la viga, en donde
los momentos son mas pequeios, la excentricidad del acero debe reducirse con el objeto de
evitar sobrepasar los esfuerzos limites en el hormigon cuando la viga se encuentra en estado
descargado (etapa inicial). Contrariamente, existe una excentricidad minima, o limite
superior para el centroide del acero tal que los esfuerzos limites en el hormigén no se
sobrepasen cuando la viga se encuentra en su estado totalmente cargado (etapa de servicio).

Inecuacidn |

< e B
- 1
Inecuacion 11
<o 4
- 2
Inecuacion 111
- N * N 1 N 2+ 1
- 1 1 *
Inecuacion IV
> 4 * + 1 24 2
2 2 *

2.11.58. Verificacion por flexion en estado limite de resistencia
Para secciones (5.7.3.2.3) rectangulares solicitadas a flexion con tendones adherentes y si la

altura del ala comprimida no es menor que c la resistencia de disefio a flexion es:

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

factorada a la flexion es:

h
= _E + —E + 0,85 (— ) h 5—7
Donde:
B + - 0,85 '« — Hh
0,85 ' + —

La tension media (5.7.3.1.1) en el acero de pretensado a la resistencia a la flexion ~ tanto
para secciones Te como para secciones rectangulares se puede obtener con la siguiente

expresion (para las cuales fpees mayor o igual que 0,5/pu):

= 1—- —

Siendo:
=2 1,04 ——

Donde:
= area del acero de pretensado
= resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado
= tension de fluencia del acero de pretensado

= area de la armadura de traccioén de acero no pretensado

= tension de fluencia de la armadura de traccion

= ancho del ala comprimida

= ancho del alma
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h = altura del ala comprimida de un elemento de seccioén Te

= distancia entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de los tendones de
pretensado

= tension media en el acero de pretensado a la resistencia nominal a la flexion

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

'= resistencia a la compresion especificada del hormigoén a 28 dias, a menos que se

especifique una edad diferente

= altura del diagrama de tensiones equivalente

2.11.59. Armadura maxima

La maxima cantidad (5.7.3.3.1)de armadura pretensada y no pretensada debera ser tal que:
‘< 0,42
d — ]

Siendo:

Afd Afd
A f +Af

Donde:
= altura efectiva correspondiente entre la fibra extrema comprimida y el baricentro de la

fuerza de traccion en la armadura traccionada

Si no se satisface la condicion — < 0,42 la seccion se considera sobrearmada.

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

la flexion factorada como minimo igual al menor valor entre:
*1,2 veces el momento de fisuracion, Mcr, determinado en base a la distribucion elastica de

tensiones y el modulo de rotura, fr, del hormigon, donde Mcr se puede tomar de la siguiente

manera:
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S
M =S f +f -M S—SSf

f = tensiéon de compresion en el hormigoén debida exclusivamente a las fuerzas de
pretensado efectivas (una vez que han ocurrido todas las pérdidas) en la fibra extrema de la
seccion en la cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de traccion
= momento total no mayorado debido a la carga permanente que actua sobre la
seccion monolitica 0 no compuesta
= modulo seccional para la fibra extrema de la seccidon compuesta en la cual las cargas
aplicadas externamente provocan tension de traccion
= modulo seccional para la fibra extrema de la seccion monolitica 0 no compuesta en la
cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de traccion
Si las vigas se disefian de manera que la seccion monolitica 0 no compuesta resista todas las

cargas, en la expresion anterior para calcular Mcrse deberd sustituir ~ por

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

estados limites de resistencia.

2.11.61. Diseifio por cortante
La resistencia nominal al corte,Vn se determina como el menor valor entre:
Vn =Vc+Vs+Vp
Vn = 0,25  fc' * bw * dv + Vp

Siendo:

Av * fy * dv * (cot® + cota)sina
a s

Vs

Donde:

= Componente de la fuerza de pretensado efectiva.
El angulo de inclinacion de las tensiones de compresion diagonal se puede asumir igual a
45°, esto lleva a un disefio conservador dentro de la seguridad ya que en la practica se
espera que en el hormigon pretensado ésta &ngulo sea mas pequefio.
Por tanto para 6 =45° y o =90° (estribos perpendiculares al eje longitudinal) se tiene:

Av * fy x dv
VS=+
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El area de refuerzo al corte requerido por calculo sera:
e Vc—Vp *s
fy * dv

Av =

La separaciéon maxima se calcula de manera similar que para hormigén armado con la
¢

diferencia que la tension de corte se calcula como: v = p

2.11.62. Resistencia del hormigon a cortante

Las fuerzas de cortante son absorbidas por el hormigon hasta una resistencia limite, el
excedente de la fuerza de cortante es absorbido por el acero de refuerzo transversal.

Para determinar la resistencia al cortante del hormigén en elementos pretensados se usan

las siguientes ecuaciones:

Vci = 0,05 fc'bw xdp + Vd + - Cr<17 fc'bw * d
— % —_— k
ci , cbw * dp — < 1/7 fcbwxdp

Vew = 0,3 E+fpc bw * dp + Vp

En el cual Vc debe ser el menor de Vciy Vew

Donde:

Vi =Fuerza de cortante mayorada debido a carga muerta sobrepuesta y carga viva
Mmax =Momento flector mayorado debido a carga muerta sobrepuesta y carga viva
fpc =Esfuerzo de compresion en el hormigoén en el centroide de la seccion.

Vp =Componente vertical de la fuerza de pretensado

I N
Mcr = ﬂ* 0,5 fc' + fpe —fd

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

Vu * dp

Ve= 0,05 fc +5 bw * dp

*

Donde

no se debe tomar mayor que 1.
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2.11.63. Pérdidas de pretensado
En elementos postesados se tiene:

Af =Af +Af +Af +Af +Af +Af
Donde:
Af = pérdida total

Af = pérdida por friccion

Af = pérdida por acuinamiento de los anclajes

Af = pérdida por acortamiento elastico

Af = pérdida por contraccion

Af = pérdida por fluencia lenta del hormigon

Af = pérdida por relajacion del acero después de la transferencia

2.11.64. Pérdidas Instantaneas
2.11.65. Acuiiamiento de los Anclajes
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 cufas en el anclaje. El asentamiento promedio que se asume sobre la longitud del
tendon L es Ay, el cual resulta en una pérdida por acufiamiento de:

Af,p = ATAEP
Donde es el modulo de elasticidad del tendon de pretensado, El rango de A varia 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.

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

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

Afyp = Afy; 1—e (1)
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Donde:
A =tension en el acero de pretensado en el momento del tesado
= longitud del tendon de pretensado desde el extremo del gato de tesado hasta cualquier
punto considerado
=coeficiente de friccion por desviacion de la vaina de pretensado, por longitud de tendon
=coeficiente de friccion
=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.

= base de los logaritmos neperianos

Los valores de K y p, seguin AASHTO LRFD 5.9.5.2.2b se pueden obtener dentro de los

rangos de K y p especificados en la siguiente tabla:

Cuadro N° 30 Coeficientes de friccion para tendones de postesado

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

Alambres o |Vaina rigida y semirrigida de metal galvanizado| ¢6x107 | 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]

2.11.67. Acortamiento Elastico

En el caso de un miembro postesado, no se produce pérdida por acortamiento elastico si
todos los tendones son tesados simultaneamente. 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 hormigén. Cada tenddn siguiente experimenta una
fraccion de pérdida de pretensado, con el ultimo tendon anclado sin pérdida.

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

tendones tesados secuencialmente esta dado por:
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Donde:
N = ntimero de tendones de pretensado idénticos

= sumatoria de las tensiones del hormigén en el centro de gravedad de los tendones de
pretensado debidas a la fuerza de pretensado después del tesado y al peso propio del
elemento en las secciones de maximo momento
Los valores de se pueden calcular usando una tension del acero reducida por debajo del
valor inicial en un margen que depende de los efectos del acortamiento eléstico, la
relajacion y la friccion.
Para las estructuras postesadas con tendones adherentes, se puede tomar en la seccion
central del tramo o, en el caso de construcciones continuas, en la seccion de maximo

momento.

@ TAg g Ig

Pi Pixe)e Mdg=+e
£ ( )+ g

2.11.68. Pérdidas 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 postesados con:

* Longitudes de tramo de no mas de 75 000 mm,
* Hormigoén de densidad normal, y

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

2.11.69. Contraccion
Para elementos postesados, la pérdida por contraccion se puede estimar con la siguiente
expresion:

Afysp = (93 — 0,85 + H)
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Donde:
H =humedad relativa ambiente anual media (porcentaje)

A = pérdida por contraccion, en Mpa

2.11.70. Fluencia Lenta

La pérdida de pretensado debida a la fluencia lenta se puede tomar como:
Afycr = 126, — TAfqp = 0

Donde:

f.gp=tension del hormigon en el centro de gravedad del acero de pretensado en el momento

de la transferencia

Af g4,=variacion de la tensién en el hormigon en el centro de gravedad del acero de

pretensado debida a las cargas permanentes, a excepcion de la carga que actua en el

momento que se aplica la fuerza de pretensado. Se debe calcula en la misma seccion para la

cual se calcula

Pi Pi* e, eg+Mdg*eg
£ Ag Ig Ig

fe

Md1 = e, +Md2 * €,

Afcdp =
P I Ic

2.11.71. Relajacion

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

* Para postesado con cables de aliviados de tensiones:

Apr2 = 138Mpa - O,3Apr - O,4AprS - O,Z(AfpSR + AprR)

» Para postesado con cables de baja relajacion de tensiones:

Aprz = 0,3 138Mpa - O,3Apr - O,4Aprs - 0'2(AfpSR + AprR)
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Donde:

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

Af,gg= pérdida por contraccion, en Mpa

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

1.12.0. Estribos

1.12.1. Definicion

Los estribos son estructuras que soportan un tramo del puente y proporcionan un apoyo
lateral para el material de relleno sobre el cual descansa el camino inmediatamente

adyacente al puente, en la practica se pueden utilizar diferentes tipos de estribos.

Figura N° 17 Componentes de un estribo
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b
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-
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puente —

Cuerpo, Pantalla, | \Qespaldo
Alma, Vastago—F—x

i Barbacanas

Punta | * | Talon

¥ o
N . A
i SR R S
* v 4 o

Base de la zapata

FIGURA 7.1 Componentes de un estribo.

1.12.2. Tipos de estribos

La variedad de tipos de estribos es muy amplia por lo cual se los puede dividir de diferentes

maneras:
1.12.3. Estribo tipo gravedad
Se construyen con hormigoén ciclopeo, simple o mamposteria. Dependen de su peso propio

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

superficial provocada por los cambios de temperatura.

Figura N°18 Estribos tipo gravedad

[ \ [
Cuerpo, Pantalla, ! W Cuerpo, Pantalla;ll_ ’\\
Alma, Vastago ’f ok »\ Alma, Vastago L \

Muro de gravedad de

Muro de gravedad
hormigon armado

de hormigen simple

1.12.4. Estribo tipo semigravedad en voladizo

Este estribo también conocido como estribo tipo pantalla consiste en una alma, cuerpo o
vastago de hormigdén y una losa base de hormigon, siendo ambos elementos relativamente
esbeltos y totalmente armados para resistir los momentos y cortantes a los cuales estan
sujetos. Como se puede observar en la figura, estos estribos pueden tener alas o aleros para
retener el terraplén de la carretera. En la siguiente figura, podemos observar un estribo con

las alas perpendiculares al asiento del puente, este es conocido como estribo U.

Figura N° 19 Estribos tipo semigravedad en voladizo

Cuerpo, Pantalla,

Aling, Vaslayo W
Murn de semigravedad de

hormigon armado tipo pantalla A
Estribo con aleros Estribo U

_ Alero

I

Cuerpo, P‘antalla,|]
Alma, Vastago |

‘% . Talon

Cuerpo, Pantalla,
Alma, Vastago

1.12.5. Estribo con contrafuertes

Este estribo consiste en una delgada losa de hormigdn (generalmente vertical) que sirve

como paramento, soportada del lado interno mediante losas o contrafuertes verticales que
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forman angulos rectos respecto del paramento. Tanto el paramento como los contrafuertes

estan conectados a una losa de base, y el espacio por encima de la losa de base y entre los

contrafuertes se rellena con suelo. Todas las losas estan totalmente armadas.

Figura N° 20 Estribos con contrafuertes

Contrafuertes

|
Cuerpo, Pantalle, ,/
Alma, Vastago ™

-

1.12.6. Estribo de caballete sobre pilotes con aleros

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

Figura N° 21 Estribos de caballete sobre pilotes
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1.12.7. Cargas que actuan en los estribos

Las cargas que actiian en un estribo son los siguientes:

-Carga debido a la reaccion de la superestructura, correspondiente a carga permanente y
carga viva.
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-Peso propio del estribo y del relleno que actua sobre la base del estribo y contribuye a su
estabilidad.

-Empuje de tierras, teniendo en cuenta el efecto debido a la sobrecarga por carga viva
-Fuerza debido al viento, ejercida sobre la superestructura y sobre la carga viva que se
transmite a través del apoyo.

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

-Fuerza debido al frenado de los vehiculos.

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

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

asegurar su estabilidad contra las fallas por capacidad de carga, vuelco y deslizamiento.
La falla por deslizamiento ocurre cuando la presion lateral de tierra ejercida sobre el estribo
excede la capacidad de friccion de la fundacion. Si la presion de apoyo es mayor que la

presion del suelo, entonces ocurre una falla por capacidad de apoyo en la base

Figura N° 22 Tipos de falla en estribos
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Falla por deslizamiento
vuelco

1.12.9. Capacidad de Carga
Si la presion de apoyo es mayor que la presion admisible del suelo, entonces ocurre una

falla por capacidad de carga, para evitar ésta falla se debe verificar que fmax < fadm del

terreno.
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a) Si el estribo es soportado por una fundacién en suelo
DAY
B—2=xe

b) Si el estribo es soportado por una fundacién en roca:

fmax =

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

fi = 1+6 -
—_— — K —
max ( )

fmin = 1-6 °
—_— —— — K —
=g ( B)

-Cuando la resultante cae fuera del tercio central de la base:

Donde:
YV =Sumatoria de fuerzas verticales

B =Ancho de la zapata

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

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

e < emax

Donde:
B
e max = 1

b) 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:
3
e max = 3 B
1.12.11. Resbalamiento Lateral
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La resistencia mayorada se toma como

Qp = PQ, = 2.Q,

Donde:
@, =Factor de resistencia para la resistencia al corte entre el suelo y la fundacion (0,80 para
hormigon colocado en obra sobre suelo)
Q, = Resistencia nominal al corte entre el suelo y la fundacion
Q , =cx*V
Para lo cual:
¢ = tan 0 = tan @; Para hormigon colocado contra suelo
c=tand = 0,80 xtan@® Para zapatas de hormigén prefabricado
Donde:
¢ = Coeficiente de friccion entre el hormigédn y el terreno
Para hormigén sobre grava, mezclas de grava y arena “c” se puede tomar entre 0,55 y 0,60
y sobre arena fina a media, arena limosa a gruesa, grava limosa y arcillosa de 0,45 a 0,55
(3.11.5.3-1)
® = Angulo de friccion interna del suelo (°)

V= Fuerza vertical total.
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CAPITULO 111
DESARROLLO DE LA METODOLOGIA
3.1. INGENIERIA BASICA DEL PROYECTO
3.2. Terraplenes de acceso al proyecto (Anexo I)
Quedan definidos de acuerdo a la topografia y altura del puente.
3.3. Topografia(Anexo I)

Toda la informacion respecto a la topografia, curvas de nivel, perfiles, secciones

transversales, niveles y elevaciones.

Con la ayuda del estudio hidrologico y el tirante maximo y las curvas de nivel y los

accesos se obtuvo un puente de 25 m d luz.

3.4. Estudio Hidrologico (Anexo II)

3.4.1. Ubicacion de la Cuenca.

» - Latitud Sur entre 21°54°47.52”
» - Longitud Oeste  entre 64°45°37.44”

Elevacion 1960 m.s.n.m.

Longitud del rio principal L= 7.8 km

Area de la cuenca A =21.121[Km"2]

Perimetro P =20.4 [Km]

Tiempo de concentracion de la cuenca Tc=  0.738[hrs]

Velocidad de rio Cabildito V = 294m/s

3.4.2. Caudal maximo método racional Qmax= 109.83 [m?/seg]

El tirante maximo de maxima crecida con un periodo de retorno de 100 afios en el rio

Cabilditoes 1.8 m
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3.4.3. Caudal maximo método del hidrografa triangular

T [afios] Qmax [m%¥/seg]
50 175.66
100 189.75
200 203.85
500 222.49

3.5. Caudal maximo método de pendiente seccion (Anexo III)
Area = 263 m2

Perimetro=  19.16 m

Pendiente=  0.019 m/m

n= 0.044

QMAX = 101.76 m"3/s

Ymax= 1.75 m

-0.500

-1.000

-1.500

Alturas [mts.)

-2.000

-2.500
Distancia (mts.)

3.6. Caudal maximo método racional modificado temez(Anexo 1IV)
C= 0.28 (Anexo IX)

It=  61.46 mm/hr.



A= 21.12 km2
K= 1.05

Q Max =

106.31 m3/s Para T =100 anos

3.7. Tirante maximo método racional (Anexo V)

Q50= 101.67|m3/s
Q100= 109.83|m3/s
Q200= 117.99|m3/s
Q500= 128.78| m3/s
Y50= 1.690|m
Y100= 1.780|m
Y200= 1.850|m
Y500= 1.930|m
Para T= 50 afnos
) , ) ] |
fga '//
N
\\_\
z \\
X
= f
\"\ /
A J
L /
1975 \:\ /
R g
\i—l\///

fom T
1 1
Omax=101.69 m ™ 3/s

Ymax=1.69 m
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Para T= 100 afios

Elewarion (m?

Omax= 109.82 m ™3/s ShEnim)
ymax— .78 m

Para T= 200 anos

Fleration (3

5

[
Omax=11/.99 m™ 3/s Stason {m
ymax—1.82 m

10 20 n 41 o

95



Para T= 500 aiios

Elervation (m3

1577 T T
] 10 n k] 40 ]

Omax=128.78 m ™ 3/s Stasion {m]
Ymax=1.93 m

*por lo tanto en el estudio el caudal y el tirante maximo para el proyecto por el método
racional

Qmax= 109.83 [m?*/seg]
Ymax=1.78 m

3.8. Socavacion cauce: (Anexo VI)
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Socavacion en estribos

Lischtvan - Levediev 3.56 m
Ing. Hugo Belmonte 3.08 m
frohelich 2.97 m
Liu, chang y skinner 2.74 m

3.9. Estudio de suelos Pozo 1 (Anexo VII)
3.9.1. Contenido de humedad

Promedio 6.00 %

Me¢étodo Estandarizado: Método Horno A
3.9.2. Propiedades fisicas de la lutita

3.9.2.1. Densidad

Promedio 2.15 (gr/cm3)

3.9.2.2. Peso Especifico Aparente (P.E.a) (KN/m3)
Promedio 2.15gr/ecm3

3.9.2.3. Porosidad Aparente (p.a) %
Promedio 28.42%

3.9.2.4. Absorcion (en peso) %

Promedio 13.18%

3.9.2.5. Propiedades mecanicas de la lutita

ESAYO DE COMPRESION SIMPLE

E < (g\|
Q B 9
T & =

e =
$ Eo
"g o
- o =
L \c [<P]
o omm TS
=L o =
- 4
=9 @

P/A Oc
(Kgs/cm2) |(Kgs/cm2)
28.14 23.03
29.78 24.37
34.74 28.43
43.97 35.98
41.40 33.88
38.84 31.78
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la Seccion

probeta seca
relacion 1

Propiedades de

69.21 69.21
79.06 79.06
62.64 62.64
64.28 64.28
67.56 67.56

3.9.2.6. Limites de atterberg.

No liquido no plastico
3.9.2.7. Peso especifico
Peso especifico del suelo 1.769 grs/cm3
3.9.3. Estudio de suelos Pozo 2 (Anexo VII)
3.9.3.1. Determinacion Contenido de humedad
Promedio 18.57%
Meétodo Estandarizado: Método Horno A
3.9.3.1. Determinacion de limite liquido
% de humedad= 33.59%
3.9.3.2. Determinacion del limite plastico
No plastico
3.9.3.3. Determinacion Peso especifico

Peso especifico del suelo 2.324 grs/cm3

98



3.9.3.4. Clasificacion de suelos

indice plasticidad

Abaco de Casagrande

80
Linea B ’/,/f
50 :
CH o e
- /,/ ineq
c® /
30 /
20 -
// OH &MH
10
LML o~ ML{G oL

0 ML | .~

0 10 20 30 40 50 & TO 80 90

Limite liquido

100

Sistema unificado de clasificacion de suelos (5.U.C.5.)

Suelo de particulas gruesas. Suelo limpio.
Arena mal graduada 5P

Clasificacion AAHSTO

IP (%)

70
G0
30
40
30
20

Clasificacion fraccion limoso-arcillosa (AAHSTO)

AT-B
|
A-B A-T-B
A6 A2 T
A-d A-b
P Wt | P Wt 4
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
LL (%)

100

Material granular

Excelente a bueno como subgrado
A-2-6 Grava y arena arcillosa o limosa
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3.10. Ensayo de carga directa (S.P.T.)

Pozo Produndidad N° Resist. Adm. |Resist. Adm. g L.
Clasificacion del Suelo
N° (m) Golpes Nat.(Kg/cm?) [Seca (Kg/cm?)
1 3.50 14 2.52 3.0
SUCS: SP
AASHTO: A-2-6
|
Descripcion Grafica
1,50 m Nivel! +0,00
- -
P —
A
J3Em SUCS: 5P
AASHTO: A-2-6
L *‘
4

3.11.ANALISIS Y DISENO DE LA ESTRUCTURA.
3.11.1. Reglamentos y Normas Bases del Proyecto.

El presente proyecto tiene como base para su disefio y calculo, las especificaciones
AASHTO para el disefio de puentes por el Método LRFD 2004, asi como también las
especificaciones del codigo ACI 318 — 2005 para el disefio de elementos de
Hormigén Armado y Hormigdén Pretensado. Debido a que ambos codigos tienen

criterios coherentes y comunes entre si.

3.11.2. Geometria de la Estructura.

La forma y las caracteristicas geométricas de las partes componentes de la estructura se
definieron tomando en cuenta: caracteristicas particulares de la zona de
emplazamiento, funcionalidad estructura y las especificaciones de las normas bases del

proyecto.
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3.11.3. Longitud.

En funcion de las caracteristicas propias de la zona de emplazamiento, se determino que
como longitud del puente vehicular L = 25 m. La estructura estd compuesta de dos vigas
postensadas de 25 m de longitud simplemente apoyadas, cuya altura de rasante de la
calzada, serd la que determine el tamafio y la forma de los accesos, tomando en cuenta

criterios de funcionalidad y estética.

3.11.4. Ancho de Calzada.

Se puede considerar una franja de 3.15 m de ancho como el espacio necesario para que un
vehiculo pueda circular comodamente. Pero considerando que es un camino vecinal
solamente. Se adopta un ancho de calzada de 4.00 m por que no justificaria disefiar una
calzada de dos carriles ya que como mencionamos anteriormente es un camino vecinal y no
hay mucha circulacion de vehiculos de manera que el puente brindara fluidez y comodidad

al trafico vehicular, peatonal y ciclista.
3.11.5. Ancho de la Acera

Se adoptard un ancho de acera de 0.70 m por que es el ancho necesario para que una

persona pueda circular comodamente recomendaciones del Neufert es de 0.65m
3.11.6. Accesos.

Los accesos del puente son de mucha importancia, ya que los mismos
determinaran la funcionalidad de la estructura. Se dispuso de accesos que permiten la
circulacion de vehiculos y peatones a través del puente. Los mismos tienen una pendiente
maxima del 15%, con longitudes estd condicionadas por la altura de rasante de la calzada

del puente.
3.11.7. Baranda Peatonal.
Las Barandas son elementos muy importantes, debido a que es el encargado de

brindar seguridad a las personas que haran uso de puente. El disefio de las barandas

debe darle al puente un aspecto de estética y sobre todo de seguridad.

Las barandas deben ser disefiadas y calculadas en base a lo especificado en el
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apartado 13.8 y 13.9 del coédigo AASHTO LRFD 2004 donde se establecen las
especificaciones para sobrecargas de disefio y condiciones geométricas para las
barandas de puentes vehiculares.

Las mismas estan constituidas por los elementos verticales (postes) y elementos

horizontales (pasa manos) de las barandas, que son de Hormigén Armado.

Esquema de la Baranda

Fig. 14

213 | |

120 |o-gl

[ 220

5.3 a1z

| 943 ]
1.8
10

To0 | 014 |

| con |aslane

2.20
3.11.8. Materiales
Como el puente vehicular es de hormigon armado con vigas de Hormigon Pretensado los
materiales a utilizar son hormigén y acero La resistencia caracteristica del hormigon sera de
f'c=210 kg/cm® para la superestructura e infraestructura y la del acero serd de fy=4200
kg/cm? la resistencia de los cables de pretensado son fpu=18900 kg /cm” el £'¢c=350 kg/cm®

para las vigas

3.11.9. Norma a utilizar
Para el disefio del puente se ha adoptado como norma base la AASHTO LRFD 2004 y ACI

2005 donde se explica a continuacion de forma breve la filosofia de disefo.

3.11.10. Filosofia de diseiio
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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 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:

n*y *Q Sd)*R =R

3.12. Disefio Pasamanos de H°A°
3.12.1. Diseno a Flexion del Pasamanos

3.12.2. Geometria de la seccion

h=0.12m Ancho del pasamanos

b=0.12m Alto del pasamanos

[=2m Distancia entre postes

YH°= 2400 kg/m3  Peso especifico del hormigon

3.12.3. Cargas actuantes en los pasamanos:

Carga distribuida debido al peso propio=

YH*b*h= 34.56 kg/m

Carga distribuida debido a la carga viva (AASTHO 04)= 0,73 N/mm=73 kg/m
Carga puntual o resultante segin (AASTHO 04)=890 N=89 Kg
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Segln la normativa AASTHO LRFD 2004 en el capitulo 13 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 simultdnea. Ademas cada elemento longitudinal deber4 estar disefiado para una
carga concentrada de 890 N. La cual debera actuar simultdneamente con las cargas previamente
mencionadas en cualquier punto y en cualquier direccion en la parte superior del elemento
longitudinal.

Esquema de carga de los pasamanos para flexion debido a la carga muerta (Fig.22)

3456 Kg'm

L=2m

3.12.4. Momento por carga muerta:

gl 3458.20
III'd-ﬂi“ll"l. - T - s

=1728 kg*=m

Esquema de carga del pasamano para flexion debido a las cargas vivas (Fig.23)

Faiy hr

103.23 kg/m

L=2m

3.12.5. Momento por carga viva:

M_, = Sobre carga peatonal + carga puntual = 9512 Kg =m
Momento de disefio para los pasamanos

Combinacioén de Cargas para las cargas actuando en forma vertical

Donde:

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
LS=Sobrecarga viva

3.12.6. Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I

3.12.7. Combinacion por Resistencia I
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Tabla 3.4.1-1 - Combinaciones de Cargas y Factores de Carga

e
Conbinaciénde Cargas | DD | LI Usar sélo uno por vez
pw | M
Eq | (E
EV | BR i
ES | PL CR
Estado Linute EL |ID| WA | WS |WL|FR| SH TG |SE |FQ|IC|CT|CV
RES[SI_ENCTAI (a 11enos que v |175] 100 S 1100 050120 g | e i
se especifique lo contrario) ;
Tabla 3.4.1-2 - Factores de carga para cargas permanentes, y,
: Factor de Carga
Tipo de car,
P B Miximo Minimo
DC: Elemento y accesorios ClnD 090
Yp=1.25
Mu=1.25*DC+1.75*LS
Mu=1.25*Momento carga muerta+1.75*Momento de la carga viva
Mu=1.25%17.28 kg*m+1.75*%96.12 Kg*m
Mu=189.81 Kg*m
3.12.8. Combinacion por Resistencia I11
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia 11
Tabla 2.4.1-1 - Combinaciones de Cargas y Factores de Carga
Combinacion de Cargas op | IL Usar solo uno por vez
pw| M
Eq | CE
Er | BR v
Es | PL R
Estado Limite EL (| wa|ws |WL|FR| sH |T6|SE|Eo|1c|cr|er
RESISTENCIAL mesosque | |55 | g 100 | 050120 | vie | va
s¢ expecifique lo contrano)
KESISTENCIA T Y, | 135 | 10D LO0 | 0501,20 | yio | Ysx
RESISTENCIA I % 1,00 | 1,40 L00 | 050020 | yo | vee
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Tabla 3.4.1-2 - Factores de carga para cargas permanentes, y,

. Factor de Carga
Tye o Miximo Minimo
DC: Elemento v accesortos i e 090

Yp=1.25
Mu=1.25*DC+0*LS

Mu=1.25*Momento carga muerta+0*Momento de la carga viva

Mu=1.25%17.28 kg*m
Mu=21.6 Kg*m

3.12.9. Combinacion por Resistencia V

Tabla 3.4.1-1 - Combinaciones de Cargas v Factores de Carga

Combinacion de Cargas Dp| LL Usar salo uno por vez
pw | IM
EH | CE
EV | BR v
Es | PL R
Estado Limite EL (LS| WA | WS |WL|FR| SH |TG|SE|EQ|Ic|cT|cCY
RESISTENCIAV Y 135100040 ) 10 | 100 | OS0VL20 | o | Yae
Tabla 3.4.1-2 - Factores de carga para cargas permanentes, y,
: Factor de Carga
Tipo de - =
‘o decargn Miximo Mimmo
DC: Elemento v accesorios 15D 0.90

Yp=1.25
Mu=1.25*DC+1.35*LS

Mu=1.25*Momento carga muerta+1.35*Momento de la carga viva

Mu=1.25%17.28 kg*m+1.35%96.12 Kg*m
Mu=151.362 Kg*m

3.12.10. Combinacion por Servicio I
Mu=1*DC+1*LS

Mu=1*Momento carga muerta+1*Momento de la carga viva

Mu=1%17.28 kg*m+1%¥96.12 Kg*m
Mu=113.4 Kg*m
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Tabla 3.4.1-1 = Combinaciones de Cargas v Factores de Carga

sl -
Combinacion de Cargas DD | LL Usar solo uno por vez
Dw | IM
Eg | CE
EV | BR w
Es | PL CR
Estado Limite EL [(IS»| W4 | Ws | WL | FR SH TG | SE | o | ic | cT | ¥
SERVICIO I 100|100 (100 |O30 ) 10 | 1,00 | 1007120 | yro | wse - -

Datos

3.12.11. Combinacion seleccionada mas desfavorable Resistencia I

M ateriales
v H° 2400 Kg/M3
Fy= 4200 Kg/CM2
Fc= 210 Kg/CM2
REC UBRIMIENTO = 0.02 m
3.12.12. Cargas
Cp= 89 Kg
SC diseio= 103.24 Kg/m
DC= 34.56 Kg/m
Geometria
LONG. DE VIGA= 2 m

3.12.13. Predimencionamiento

viga bia poyada h=(L/15-L/18)

h= 11.1 asumir = 12 ecm

base= 12 cm

El calculo debera ser para la forma de la figura

donde el area= b-h 144 cm2
h' = +/b*-h’
calculo de la altura = 16.971 cm
b 2
calculo de la base = n' 8.4853 cm
L
e h 16.9706 cm
>
b 8.485281 cm
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3.12.14. Calculo de acero en la seccion

89 Kg
0.08 m || 103.240 Kg/m
A 34.56 Kg/m
£ 2 m ‘
3 8]
189.82 Kg*
COMBINACIONES
ESTADO 1 PESO PROPIO (DC)
SOBRE CARGA PEATONAL
ESTADO 2 CARGA PUNTUAL
SOBRE CARGA PEATONAL
ESTADO 3 PESO PROPIO (DC)
CARGA PUNTUAL
Reacciones del estado 1
RA= 34.66 Kg RB= 34.66 Kg
Reacciones del estado 2
RA= 147.74 Kg RB= 147.74 Kg
Reacciones del estado 3
RA= 182.4 Kg RB= 182.4 Kg
Estado DC (Kg'm) | LS (Kg'm)
| 17.29 0
II 0 96.12
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Mayorada la cargas segin Aastho LFRD  resistencia I

MU= 1.25 DC 1.75 LS

MU= 189.8225 Kgm

3.12.15. Mayorada la cargas segun Aastho LFRD resistencia lll

MU= 1.25 DC 0LS

MU= 21.6125 Kg'm

3.12.16. Mayorada la cargas segtin Aastho LFRD  resistencia V

MU= 1.25 DC 1.35 LS
MU= 151.3745 Kg'm

MOMENTO MAX

TRAMO

Mu A-B=  189.8225 Kg*m 18982.3 Km*cm
CALCULO DEL CANTO UTIL

d= 0.15 m 14.9706 cm
M
Ru = u 5
Calculo de Ru bd
Ru= 9.982 Kg/cm”2
0= 0.90
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3.12.17. CALCULO DE LA CUANTIA NECESARIA

o
Ruzq)*p*Fy*[l—O,59*pF7ij
c

Rufec = ¢-pfyfc —0.59 ¢.5*fy”’
0.59- p*fy*-¢ — p-ofyfc + Rufc =0

Pnec= 0.00273
CALCULO DE LA CUANTIA BALANCEADA
Pb=0.02125
CALCULO DE LA CUANTIA MAX
Pb max= 0.015938
CALCULO DE LA CUANTIA MIN
Pmin= 0.003333

3.12.18. CALCULO DEL ACERO

como la cuantia es menor que la minima se usa la minima

AS= 0423431 em*2  , - A

b*d
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SECCION A-B

Mu 189.8225 Kg*m
Ru 9.982 Kg/cm”2
P min 0.003333

P nec 0.00273

P max 0.015938

A min 0.426456 cm”2

A nec 0.423431 cm”2

A adp 0.5 cm”2
varillas eleg 1 O 8mm

0.0849 1

0.17

‘ 1 O 8mm

7
VERIFICACION DE LA ALTURA UTIL

w= 0.05457

d= 14.20 cm
h= 16.20 cm
a= 1.17 cm

3.12.19. VERIFICACION LA CUANTIA

se a asumido 16.971 cm

/

P= 0.003472 CUANTIA EN LA SECCION

Pmin

. Pdela p max
| seccion

0.0033333|

0.003472| 0.015938

Pmin<pn<pmax
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/.
3.13. CALCULO DE ARMADURA CORTANTE DE UNA VIGA

DATOS
SECCION
BASE= 0.12 m
ALTURA= 012 m
RECUBRIMIENTO 0.02 m
d= 0.1m
LONGITUD= 2m m
PROPIEDADES DE LA SECCION
fc= 210 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/cm3
CARGAS
CARGAS MUERTAS
-
Pp= 34.56 Kg/m
SUMATORIA= 34.56 Kg/m 89 Kg
CARGAS VIVAS
73
Sc= 73 Kg/m 34.56
CARGA PUNTUAL 89 Kg A A
SUMATORIA= 73 Kg/m = 2 m

COMBINACIONES DE CARGA
Wu= 107.56 Kg/m
CALCULO DEL DIAGRAMA DE CORTANTES
Cortante debido al peso propio (DC)

RA= 34.56 Kg
RB= 34.56 Kg

r
Wu= 34.56 Kg/m

L= 2 m
T RA RB T
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El calculo de se hara en la mitad de la seccion

COORDENADAS Diagrama de Cortantes
X (m) V (Kg) 40.0
0.00 34.6 \
0.10 31.1 g 200
0.50 17.3 £ o0
1.00 0.0 g 0.00 0.50 . . 2.00
1.50 -17.3 -20.0
2.00 346 \
-40.0
Distancias
Cortante a una distancia d de la cara del apoyo DC = 31.1 Kg
Cortante debido al peso propio (LS)
RA= 157.55 Kg
RB= 77.45 Kg
d 89 Kg
r
< Wu= 73 Kg/m
A L= 2 m A
T RA RB T
El calculo de se hara en la mitad de la seccion
COORDENADAS Diagrama de Cortantes
X (m) V (Kg) 200.0
0.00 157.6 150.0 5/56 3
0.10 150.3
0.15 57.6 o 100.0
0.20 54.0 g 00 -
0.50 32.1 5
Y o0
1.00 4.3 I
1.50 -41.0 50.0 - ' : 410~
2.00 -77.5 -77.5
-100.0
Distancias




Cortante a una distancia d de la cara del apoyo LS =

resumen de la Cargas

DC=
LS=

31.1 Kg
150.3 Kg

Combinacioners e la Carga

Resistencia |

Vu = 1.25DC + 1.75LS

VU=

Cortante ultima de disefio

Vu £ —
2

301.8175 Kg

Vu= 301.8 kg
Ve = 0.53+/fc'bd
Vc= 921.65156 kg

150.3 Kg

no necesita armadura de corte en tonces se dispode armadura minima

Vu > 0.75Vc indida que requiere esfuerzo por corte

Vc/2= 460.825781 Kg
0.75*Vc= 691.238671 kg
Vu= 301.8 kg
LA PIEZA no necesita armadura de corte en tonces se dispode armadura minima
no necesita armadura de corte en tonces se dispode armadura minima
ASUMIENDO EL ESPACIAMIENTO S: 20 cm

3.13.1.Calculo dfe la armadura minima

A . = 0.2/fc25
fy
A vmin= 0.17 cm2
Av min = 3. 5'§
fy
A vmin= 0.2 cm2
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La armadura es para una sola pierna o dos

I 0.2 cm2

®6mm C/20
3.14. Disefio del poste de H°A°

3.14.1. Diseiio a Flexion del Poste.

Fig.26 vista del poste

0.20 m

L= 1.06 m

3.14.2. Cargas actuantes en el poste.
Carga puntual debido al peso propio= H°*b*h*e

Sobre carga concentrada= P ;=890+0.73*L (AASTHO 04)
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Segun la normativa AASTHO LRFD 2004 en el capitulo 13 los postes de las barandas para
peatones se deberdn disefiar para una sobrecarga concentrada de disefio aplicada
transversalmente en el centro de gravedad del elemento longitudinal superior. El valor de la

sobrecarga concentrada de disefio para los postes, Pr;, en N se deberd tomar como

P11=890+0.73*L donde L=separacion entre postes.

Esquema de cargas del poste. (Fig. 27)

gam 15 cm

Cv

| 13m

12 ol

1.00m

10§.00

12 ¢

Para hallar los momentos maximos por carga muerta y viva se hace sumatoria de momentos

en el punto 1

3.14.3. Calculo de momentos por carga muerta:
= 0.15% 0.2 * 2400 = 72

=01 =72 )=72 «x
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3.14.4. Calculo de momentos por carga viva:

Fig.29

S - 890 N+0.73N/mm*L=P

Sy L]

=8 +73—=x2 %100 =235 =«

= 23500 =«

3.14.5. Momento de disefio para el poste.

3.14.6. Combinacion de Cargas par poste

Donde:

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales

LS=Sobrecarga viva
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3.14.7. Resistencia I

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia |
Mu=1.25*DC+1.75*LS

Mu=1.25*Momento carga muerta+1.75*Momento de la carga viva
Mu=1.25% 7.2 kg*m+1.75%235 Kg*m

Mu=420.25 Kg*m

3.14.8. Resistencia I11

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia III
Mu=1.25*DC+0*LS

Mu=1.25*Momento carga muerta+0*Momento de la carga viva
Mu=1.25%7.2 kg*m

Mu=9 Kg*m

3.14.9. Resistencia V

Mu=1.25*DC+1.35*LS

Mu=1.25*Momento carga muerta+1.35*Momento de la carga viva
Mu=1.25* 7.2 kg*m+1.35*%235 Kg*m

Mu=326.25 Kg*m

3.14.10. Servicio I

Mu=1*DC+1*LS

Mu=1*Momento carga muerta+1*Momento de la carga viva
Mu=1%7.2 kg*m+1*235 Kg*m

Mu=242.2 Kg*m

3.14.11. Utilizamos el momento maximo de todas las combinaciones de carga:

Este caso nos da el momento de la resistencia I
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Mu=420.25 Kg*m

Mu=42025 Kg*cm

3.14.12. Calculo de la armadura a flexion para los postes.

COMBII\;ACIONE CARGAS
CASO 1 PESO CARGA CONCETRADA
CASO 2 PESO PROPIO
CASO 3 CARGA CONCETRADA
Cortantes
Distancia
Elemento s Casos v2
m Kgf
1 0 CASO 1 -235
1 053 CASO 1 -235
1 1 CASO 1 -235
1 1 CASO 1 0
1 1.06 CASO 1 0
1 0 CASO 2 0
1 053 CASO 2 0
1 1 CASO 2 0
1 1 CASO 2 0
1 1.06 CASO 2 0
1 0 CASO 3 -235
1 053 CASO 3 -235
1 1 CASO 3 -235
1 1 CASO 3 0
1 1.06 CASO 3 0
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Diagrama de Cortantes

6
t =01
o T
E 06
Jé < 0.53
04
0 (6]
-250 -200 -150 -100 -50 0
Cortante
Distancia
Elemento s Casos v2
m Kgf
1 0 CASO 1 -235
1 0.53 CASO 1 -110.45
1 1 CASO 1 | 1.14E-13
1 1 CASO 1 | 1.14E-13
1 1.06 CASO 1 | 1.14E-13
1 0 CASO 2 0
1 0.53 CASO 2 0
1 1 CASO 2 0
1 1 CASO 2 0
1 1.06 CASO 2 0
1 0 CASO 3 -235
1 0.53 CASO 3 -110.45
1 1 CASO 3 | 1.14E-13
1 1 CASO 3 | 1.14E-13
1 1.06 CASO 3 | 1.14E-13
Diagrama de Momentos
] 8
g /
2 > 06
7
8 /
// i
// F
-250 -200 -150 -100 -50 0 50
Momento
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3.14.13. Diseno del Acero a Flexion del Poste.

Datos

M ateriales

v H° 2400 Kg/M3
Fy= 4200 Kg/CM2
Fc= 210 Kg/CM2
RECUBRIMIENTO= 0.025 m

1.00mm

| 2z | aus]z-2] nis oz b

CARGAS
PP= 72 Kg/m
GEOMETRIA
LONG. DE VIGA 1.06 m
PREDIMENCIONAMIENTO

viga Empotrada h=(L/9-L/10)

b= 10.6 asumir = 20 cm
h= 15 cm

CALCULO DE ACERO TENIENDO UNA SECCGION

0.15 m <«

0.20 m

1.06 m

FH
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MOMENTOS
DC 7.2 Kgm
LS 235 Kgm

MAYORANDO CARGAS SEGUN RESISTENCIA I

MU= 1.25 DC 1.75 LS
MU= 420.25 Kg'm
MOMENTO MAX
TRAMO
Mu A-B= 420.25 Kg*m 42025 Km*cm
CALCULO DEL CANTO UTIL

d= 0.175 m 17.5 cm

Calculo de Ru  p, _ Mu

~ bd?
Ru= 9.148 Kg/cm”2
0= 0.9

CALCULO DE LA CUANTIA NECESARIA
G FpFFy [ 1— «P*Fy

Ru =¢p*p*Fy [1 0.59 Fo j

Ru*Fc=@*p*Fy*Fc-0,5%¢*p’ *Fy

0.59:- p>fy *-¢ — profyfc + Rufc =0

P=0.00249
CALCULO DE LA CUANTIA BALANCEADA
Pb= 0.02125
CALCULO DE LA CUANTIA MAX
Pb max= 0.01594

CALCULO DE LA CUANTIA MIN
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Pmin= 0.00333

CALCULO DEL ACERO P
b *d

AS= 0.65456 cm”2

SECCION A-B

Mu 420.25 Kg*m

Ru 9.148 Kg/em”2

P min 0.00333

P nec 0.00249

P max 0.01594

A min 1.175 em”2

A nec 0.65456 cm”2

A adp 1.175 em”2

varillas elegidas 20 3/8 =2010

VERIFICACION DE LA ALTURA UTIL

w= 0.04987

d= 16.60 cm
h= 19.10 cm
a= 1.03 cm

0.15 m
g
[—)
<~s
[—]
o ¢
| 20 10 mm

se a asumido 20 cm
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3.14.14. CALCULO DE ARMADURA CORTANTE DE UNA VIGA

DATOS

SECCION

BASE= 0.15 m
ALTURA= 0.20 m
RECUBRIMIEN0.025 m
d= 0.175 m
LONGITUD= 1.06 m

PROPIEDADES DE LA SECCION

fc= 210 Kg/cm2
fy= 4200 Kg/em3
CARGAS

CARGAS MUERTAS

Pp= 72 Kg/m
SUMATORIA= 72 Kg/m
CARGAS VIVAS

CARGA PUNTU235 Kg

CARGA DE PESO PROPIO

FH
-

CALCULO DEL DIAGRAMA DE CORTANTES

Cortante debido al peso propio (LS)

RA= 157.55 Kg
RB= 77.45 Kg

1.06 m

FH

0.20 m
m
1.06 m
—235 Kg
1= 1 m
<
FV
235 Kg
1 m

FV
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El calculo de se hara en la mitad de la seccion
Diagrama de Cortantes

COORDENADAS 126
X (m) V (Kg)
0.00 -235 oot AR 4
0.53 -235
1.00 -235 0.80
1.00 0 n

8
1.06 0 = .60

2T o053

—9-0.00 .00
-250 -200 -150 -100 -50 0
Cortantes
Cortante a una distancia d de la cara del apoyo LS = 235.0 Kg
resumen de la Cargas
DC= 0.0 Kg
LS= 235.0 Kg
Combinacioners e la Carga
Resistencia 1
Vu = 1.25DC + 1.75LS
VU= 411.25 Kg
Cortante ultima de disefio Vu= 411.3 kg
Ve = 0.53+/fc'bd
Ve= 2016.1128 kg
Ve CASO 1
Vu £ — no necesita armadura de corte en tonces se dispode armadura minima
2 CASO 2

Vu > 0.75Vc indida que requiere esfuerzo por corte
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Ve/2= 1008.06 Kg

0.75*Ve= 1512.08 kg
Vu= 411.3 kg
CASO 1
no necesita armadura de corte en tonces se dispode armadura minima
LA PIEZA CASO 2

no necesita armadura de corte en tonces se dispode armadura minima

ASUMIENDO EL ESPACIAMIENTO 20 cm

Calculo dfe la armadura minima

b.
A = 0.24/Ffc22
fy

A vmin= 0.276 cm?2
Av min = 3. 5'E
ty

A vmin= 0.250 cm?2

La armadura es para una sola pierna o dos

ﬁ 0.25 cm2

d6mm C/20
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3.15. Calculo de la Vereda de H°A°

3.15.1. Cargas actuantes en la vereda:

Carga distribuida debido al peso propio de la vereda, del poste y de los pasamanos

Carga distribuida debido a la carga viva peatonal (seccién 3 AASTHO 04)= 3.6*10°MPA
=360 kg/m’

Carga puntual debido al caso extremo de que una rueda de camion tipo HL-93 se suba a la
Acera=72.5 KN=7250 Kg esta carga actuara a 0.3m del comienzo de los pasamanos.
3.15.2. Diseiio a flexion en la vereda.

El dimensionamiento de la acera peatonal se hara en funcion de las cargas mostradas en la

figura.
Para el calculo de momentos se toma como seccion critica el punto “A”.

3.15.3. Ancho de faja para la acera. Tabla .9.
Tabla 4.6.2.1.3-1 = Fajas equivalentes

DIRECCION DE LA FATA
PRIMARIA EN ANCHODELA FAJA
TIPO DE TABLERO RELACION CON EL PRIMARIA (nm)
TRAFICD
Hormgén
¢ Colado in sim Wnelo 1140 + 0,833

Armadura principal perpendicular al trafico:
E=0.833*X+1140

E=0.833*150+1140=1264.95mm=1.26m

3.15.4. Calculo de momentos por carga muerta:

Peso propio de los pasamanos:
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= 1 *

Peso propio del poste:

= 2% =057.24%0.525=30.051 =

= 3% =2544%0.616=15.68 =*

Peso propio de la acera:

= 0.65 *0.15 =1

Momento total por carga muerta:
= + + +

=111.78 * +30.051 * +15.68
=233.561 * =123356.2

Calculo de momentos por carga viva:

0.65
* 2400 — =*

=219.18 *0.51 = 111.7818

= 76.05 *

* +76.05 =

Para el calculo de momentos por carga viva hay dos hipdtesis

I.  Con la sobrecarga peatonal
II.  Con la rueda de camion tipo HL-93

Por que no hacemos actuar las dos cargas al mismo tiempo? Por la sencilla razén de que si

esta actuando la sobrecarga peatonal no puede actuar la carga de la rueda del camion.

=0
3.15.5. Hipotesis 1
Momento por carga peatonal
* 360—=+1 x0.45
= = = 36.45
2 2

3.15.6. Hipétesis
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Momento por carga de la rueda
= * =17393 %0.15=1108.95 *

Para volverla momento por metro lineal se divide entre el ancho de faja

_ 1108.95

176 = 880.119

3.15.7. Combinacion de Cargas para la Hipotesis I

Donde:

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
PL=Sobrecarga peatonal

Resistencia I

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I
Mu=1.25*DC+1.75*(PL)

Mu=1.25*Momento carga muerta+1.75*Momento de la carga viva
Mu=1.25%233.561 kg*m+1.75%880.119 Kg*m

Mu=1832.15 Kg*m

Resistencia 111

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia III
Mu=1.25*DC+0*(PL)

Mu=1.25*Momento carga muerta+0*Momento de la carga viva
Mu=1.25%233.561 Kg*m

Mu=291.95 Kg*m

Resistencia V

Mu=1.25*DC+1.35*%(PL)

Mu=1.25*Momento carga muerta+1.35*Momento de la carga viva

Mu=1.25%233.561 Kg*m +1.35%880.119 Kg*m
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Mu=1480.11 Kg*m

Servicio 1

Mu=1*DC+1*(PL)

Mu=1*Momento carga muerta+1*Momento de la carga viva
Mu=1%233.561 Kg*m +1*880.119 Kg*m)

Mu=1113.68 Kg*m

Utilizamos el momento maximo de todas las combinaciones de carga:
3.15.8. Este caso nos da el momento de la resistencia I
Mu=1832.15 Kg*m

Mu= 183215 Kg*cm
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3.15.9. Predimensionamiento de la Vereda

recomendaciones del Neufert los espacios necesarios para una persona 0.625 m
y nos recomienda que en movimiento se le debe aumentar un >10% asumimos a 0.70 m

10600

|12 crol 18 ¢ |12 crol 15 cm | 12¢m

|

m
ka
o

T0cm 4

pendiente 2% i \
o

2

. W m W

25¢cm
h = "~ < 1%m asumimos 12 cm
10
Analisis de cargas
carga peatonal de 3.6X10"-3 Mpa  367.099 kgm2 ~ 370 kg/m2
carga de la rueda trasera 145000 N 7392.942544 7393 kg

a una distancia de 30 cm del poste
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3.15.10. Analisis de las cargas del poste

RA
, 15 am
r
E
L=
™~
—
¥ [
5
R1 Ly
—
[ €
h
™~
L
Y |
( .
=
wh
) R1 Ly
=
=
| [Te
2 S
g
o
SR
E_
L
=
B2 A
P3 P | 1}
E
Lh
=
™~
Al y

Analisis de R1 las cargas transferidas al pasamanos

Analisis de peso propio

Seccion
0.12m
| | 34.56 Kg/m
0.12m A
longitud 2 m
ESTADO 1 PESO PROPIO (DC)
Reacciones del estado 1
RA= 34.66 Kg RB= 34.66 Kg
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Analisis de Sobre Carga de disefio para barandas

Seccion 89 Kg
0.12m
103.24' Kg/m
0.12m A
longitud 2 m
ESTADO 2 SOBRE CARGA PEATONAL
Reacciones del estado 3
RA= 147.74 Kg RB= 147.74 Kg
Analisis de P1
0.2 m
Seccion 0.12m
L=2m
base = 0.12 m
altura= 0.2 m
longitud= 2m
vyH= 2400 Kg/m3
P1= 57.6 Kg
Analisis de P2 seccion del poste 15X15X1.06
0.15m
<>
Seccion
base = 0.15 m
ancho= 0.15 m
altura 1.06 m 1.06 m
vyH= 2400 Kg/m3
P2= 57.24 Kg
+7015m
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Seccion

base =
ancho=
altura
volumen=
TH=

P3=

p==
Y
7

4

Analisis de P3 seccién del poste

0.2 m
0.1 m
1.06 m
0.0106 m3
2400 Kg/m3

25.44 Kg

0.20 m

1.06 m
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PLL

A PLL

PLL=
P2=
P3=
RT1=
RT2=
MPLL~
P=

C. peatonal=

it
gl o
= =
gl g
=
P2 P
‘RT
Fa
X
30cm
Carga peatonal
/__' F " ra "
-1 L& _______hu
—
1 PLL| 75 A
1667 45cm
89 Kg
57.24 Kg
25.44 Kg
161.58 Kg CARGAS QUEACTUAN EN LA ESTRUCTURA DE
500.82 Kg LA VEREDA
89 Kg'm
7393 Kg
370 Kg/m2

Calculo Ancho de Faja para la acera

E =0.833X + 1140
X= 150 mm
E= 1264.95 mm
E= 1.26495 m
Calculo de M omentos
Designacién Efectos Unidades Distancia (cm) Momento (kg -cm)
PP 234 Kg 325 7605.0
P2 57.24 Kg 52.5 3005.1
DC P3 25.44 Kg 61.667 1568.8
RT1= 161.58 Kg 51 8240.6
RT2= 500.82 Kg 51 25541.8
C peatonal= 370 kg/m 7816.3
LS PLL 89 Kg
MPLL 89 Kg'm 8900
P 7393 Kg 15 110895

Momento por carga de rueda para carga lineal se divide entre el ancho de faja

Mecer=

87667.497

Kg*em
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Analisis de las cargas

Tabla: de Combinaciones

Tabla: Combinacion Definitions, Part 1 of 3

Nombre de la Designacio CaseName Factor
. CaseType
Combinacion n
peso propio de la vereda (losa)  Pp losa 1.25
Peso propio del pasamanos + RT1 1.25
COMB1 DC seccion inferior de la vereda
seccion rectangular del poste P2 1.25
seccion triangular del poste P3 1.25
peso propio de la vereda (losa)| Pp losa 1.25
Peso propio del pasamanos + RTI 1.25
seccion inferior de la vereda
seccion rectangular del poste P2 1.25
COMB2 | DC ; LS | seccion triangular del poste P3 1.25
Momento de sobre carga MPLL 175
para el poste
carga de diseno en RT2 1.75
carga peatonal Cp 175
Pp 1 1.25
peso propio de la vereda (losa) p 054
Peso propio del pasamanos + RT1 1.25
seccion inferior de la vereda
1.25
COMB3 | DC ; LS | seccionrectangular del poste P2
- P3 125
seccion triangular del poste
 Carga de la rueda delantera| P s

del camion de diseio HL.93

136



Diagramas

Cortantes Combinacion 1

Cortantes Combinacion 2

Cortantes Combinacion 3

—
=

Diagramas

Momento Combinacion 1

Momento Combinacion 2
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~~J

Er[

Momento Combinacion 3

_4]

3.15.11. Calculo de Armadura

DATOS
MATRIALES
vyH°® 2400 Kg/M3
Fy= 4200 Kg/CM2
Fe= 210 Kg/CM2
RECUBRIMI 0.03 m
CARGAS
M DC 204.2 Kg/m
M LS 876.67 Kg/m
GEOMETRIA
LONG. DE V] 0.65 m
h= 15 ecm
base= 100 cm

CALCULO DE ACERO TENIENDO UNA SECCCION

0.15 m

1 m |

0.65 m
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MAYORANDO RESISTENCIA T AASHTO LRFD
MU= 1.25 DC 1.75 LS

MU= 1789.42 Kg'm

MOMENTO MAX
TRAMO
Mu A-B= 1789.425 Kg*m 178942.4799 Km*cm
CALCULO DEL CANTO UTIL

d= 0.12 m 12 cm

Ru = ﬂl;

Calculo de K« bd
Ru= 12.427 Kg/em"2
0= 09

CALCULO DE LA CUANTIA NECESARIA

%
Ruzq)*p*Fy*(l—O,59*pFFy)
C

Ru*Fc=¢*p*Fy*Fc—0,59%¢*p’ *Fy’

0.59:- p*> -ty *-¢ — pofyfc + Rufc =0
P=0.00343

CALCULO DE LA CUANTIA BALANCEADA

Pb= 0.02125

CALCULO DE LA CUANTIA MAX

Pb max= 0.0159375

CALCULO DE LA CUANTIA MIN

Pmin= 0.0033333

As
b *d

AS= 4.1111377 em"2

CALCULO DEL ACERO p =
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SECCION A-B
Mu 1789.42480 Kg*m
Ru 12.42656 Kg/cm”"2 1 m
P min 0.00333 g e
P nec 0.00343 0 g
P max 0.01594 S
A min 4.02857 cm”2 40 12c¢/25
A nec 4.11114 cm”2
A adp 411114 cm”2
varillas elegid 4012 c/25
PARA UN METRO DE LOSA
calculo de la nueva cuantia
Area de acero= 4.52 cm2 para 4 barra de 12 mm
cuantia de acerc  0.003767
w= 0.06852
d= 11.38 cm
h= 14.38 cm se a asumido h= 15 cm
a= 0.97 cm
2:Mu
a=4dl-1-——-—
0.85¢fcbd
a= 0.9671993 |
Anec  4.110597 cm2 |
Calculo del espaciamiento
b — rec — (N° fe *
pep - (v £e + )
Nefe* ¢ — 1
Esp= 24.26 asumir = 25cm
3.15.12. Calculo de la Armadura de Distribucion
Refuerzo por contraccion y temperatura
El refuerzo de temperatura recomendado por el codigo es igual a (ACI-7.12):
1. Para losas con refuerzo grado 40 6 50 ......oeoeieiiieiiiieniereeceee e 0.0020bh
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2. Para losas con refuerzo grado 60 o malla electrosoldada ...........c.cccccceeeeen. 0.0018bh
3. Para losas con refuerzo cuyo esfuerzo de fluencia, medido a una
deformacion unitaria de 0.35%, es superior a 4200 kg/em?2 .......... 0.001 8x4200xbh/fY
donde: b: Ancho de la losa.

h: Peralte total de la losa.

As temp= 2.16 cm2

N° de fierros X m2= 3.04 asumir 4 fierros de ®10mm

Calculo del espaciamiento
b — rec — (N° fe * ¢)
N° fe* ¢ — 1

Esp =

Esp= 29.80 asumir = 30cm

3.15.13. El calculo de la Armadura de corte

para ello se dispondra del efecto de la rueda trasera del vehiculo HL93 a una distancia d de
la cara de apoyo y sera dividida entre el ancho de faja para volverla cortante por metro lineal

Diagrama de Cortantes
Peso propio

1784 kg

1]
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1784 kg

Cortante a una distancia d de la cara del apoyo LS = 1410.3 Kg
resumen de la Cargas

DC= 42347 Kg
LS= 1410.3' Kg

Combinaciones e la Carga
Resistencia I

Vu = 1.25DC + 1.75LS
VU= 2997.4192 Kg

Cortante ultima de disefio Vu= 2997.4 kg

Ve = 0.53+/fc'bd
Ve= 9216.52 kg

CASO 1
Vu < —— nonecesita armadura de corte en tonces se dispone armadura minima

Vei2= 4608.26 Kg
Vu= 2997.4 kg

2997.4 < 4608.26

CASO 1
LA PIEZA No necesita Armadura a corte
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3.16. Diseiio de la Viga de Borde (Bordillo).

3.16.1. Cargas actuantes en el bordillo:

Carga distribuida debido al peso propio de la vereda, del poste, de los pasamanos y del

bordillo

Carga distribuida debido a la carga viva peatonal (seccién 3 AASTHO 04)= 3.6*10°MPA

=360 kg/m’

Carga puntual debido al caso extremo de que una rueda de camion tipo HL-93 se suba a la

Acera=72.5 KN=7250 Kg esta carga actuara a 0.3m del comienzo de los pasamanos.

3.16.2. Diseiio a flexion en el bordillo.

El dimensionamiento del bordillo se hara en funcion de las cargas mostradas en la figura.

Para el calculo de momentos se toma como seccion critica el punto “C”.

Ancho de faja para el bordillo.

Tabla 4.6.2.1.3-1 = Fajas equivalentes

DIRECCION DE LA FAJA
PRIMARIA EN ANCHO DE LA FAJA
TIPO DE TABLERO RELACION CON EL PRIMARIA (nm)
TRAFICO
Hormgén
* Caolado in sim Vuelo 1140 + 0,833Y

Armadura principal perpendicular al trafico:

E=0.833*X+1140

E=0.833*275+1140=1369.075 mm
E=1.369 m
3.16.3. Calculo de momentos por carga muerta:
Peso propio del bordillo:
= 043 %022 1 %2400 — x0.16 =36.3264 =
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= 043 =« *1 %2400 — = % *0.05 =1.00716 =
Designacion Efectos Unidades Pistancia (¢cm] Momento (kg-<cm)
PP vereda 223.2 Kg 38.75 8649.0
P2 57.24 Kg 65 3720.6
DC P3 25.44 Kg 74.167 1886.8
RTI1= 219.18 Kg 63.5 13917.9
RT2= 558.42 Kg 63.5 35459.7
PB1 227.04 Kg 16 3632.6
PB2 25.8 Kg 1.667 43008.6
C peatonal§ 370 kg/m 11111.6
LS PLL 89 Kg
MPLL 89 Kgm 8900
P 7393 Kg 27.5 203307.5

Donde:

PPvereda=Peso propio de la vereda

P2=poste seccion rectangular

P3=poste seccion triangular

RT1=reacciones de lo pasamanos

PB1=seccion del bordillo rectangular

PB2=seccion del bordillo triangular

Dc= PPvereda +P2+P3+RT1+PB1+PB2=31850.1kg*cm

De=318.50kg*m

3.16.4. Calculo de momentos por carga viva:

Para el calculo de momentos por carga viva hay dos hipdtesis

I.  Con la sobrecarga peatonal

II.  Con la rueda de camion tipo HL-93
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Por que no hacemos actuar las dos cargas al mismo tiempo? Por la sencilla razén de que si
estd actuando la sobrecarga peatonal no puede actuar la carga de la rueda del camion.

=0
Hipotesis I
Momento por carga peatonal
MCP =11111.6 kg*cm
MCP =111.116 kg*m
Hipotesis 11

Momento por carga de la rueda
= x =17393 x0.275=2033.075 =«

Para volverla momento por metro lineal se divide entre el ancho de faja

~2033.075

= 1484.99
137 *

Combinacion de Cargas para la Hipotesis 1

Donde:

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
PL=Sobrecarga peatonal

Resistencia I

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I
Mu=1.25*DC+1.75*(PL)

Mu=1.25*Momento carga muerta+1.75*Momento de la carga viva
Mu=1.25*318.5 kg*m+1.75*(111.116 Kg*m)

Mu=592.578 Kg*m

Resistencia 111

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia III
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Mu=1.25*DC+0*(PL)

Mu=1.25*Momento carga muerta+0*Momento de la carga viva
Mu=1.25*318.5 Kg*m

Mu=398.125 Kg*m

Resistencia V

Mu=1.25*DC+1.35*%(PL)

Mu=1.25*Momento carga muerta+1.35*Momento de la carga viva
Mu=1.25*318.5 Kg*m+1.35*%(111.116 Kg*m)

Mu=548.1316 Kg*m

Servicio I

Mu=1*DC+1*(PL)

Mu=1*Momento carga muerta+1*Momento de la carga viva
Mu=1*318.5 Kg*m+1*(111.116 Kg*m )

Mu=429.626 Kg*m

Utilizamos el momento maximo de todas las combinaciones de carga:
Este caso nos da el momento de la resistencia |

Mu=592.578 Kg*m

Mu= 59257.8 Kg*cm

Combinacion de Cargas para la Hipotesis 11

Donde:

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
LS=Sobrecarga viva

Resistencia I

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I

Mu=1.25¥DC+1.75*(LS)
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Mu=1.25*Momento carga muerta+1.75*Momento de la carga viva
Mu=1.25*318.5 Kg*m +1.75*%(1484.9 Kg*m )

Mu=2996.7 Kg*m

Resistencia 111

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia 111
Mu=1.25*DC+0*(LS)

Mu=1.25*Momento carga muerta+0*Momento de la carga viva
Mu=1.25*318.5 Kg*m

Mu=397.5 Kg*m

Resistencia V

Mu=1.25*DC+1.35*(LS)

Mu=1.25*Momento carga muerta+1.35*Momento de la carga viva
Mu=1.25*318.5 Kg*m +1.35*%(1484.9 Kg*m )

Mu=2402.74 Kg*m

Servicio I

Mu=1*DC+1*(LS)

Mu=1*Momento carga muerta+1*Momento de la carga viva
Mu=1*318.5 Kg*m +1*(1484.9 Kg*m )

Mu=1803.4 Kg*m

Utilizamos el momento maximo de todas las combinaciones de carga:
Este caso nos da el momento de la resistencia |

Mu=2996.7 Kg*m

Mu= 299670 Kg*cm

Analizando las combinaciones de carga para ambas Hipdtesis llegamos a la conclusion de
trabajar con la Hipotesis II por es la da momento mas desfavorable.
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Mu= 299670 Kg*cm

3.16.5. Analisis de Cargas

fuerza de choque .- es la fuerrza horizontal de 7.5kn /m provocada por el choque lateral de los

vehiculos
contra los bordillos

se aplica a una altura maxima de 0.25 m por encima de la cara de rodadura en caso de que el

bordillo sea menor esta altura se aplicara en al parte superior

Tabla: de Combinaciones

Table: Combination Definitions, Part 1 of 3

Nombre de la
Combinacion Designacion CaseType CaseName Factor

peso propio del
poste y pasa
manos

peso propiode la

vereda
[ | I [ I I

| T
Yy vy Y Y Y h “' Y Y ¥ ‘l' Y
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3.16.6. Combinaciones de cargas
peso propio de la vereda Pp losa 1.25
(losa)
Peso propio del RT1 1.25
pasamanos + seccion
inferior de la vereda
COMB1 DC seccion rectangular del P2 1.25
poste
seccion triangular del P3 1.25
poste
PB 1.25
seccion del bordillo
peso propio de la vereda Pp losa 1.25
(losa)
Peso propio del RT1 1.25
pasamanos + seccion
inferior de la vereda
seccion rectangular del P2 1.25
poste
COMB2 DC: LS seccion triangular del P3 1.25
poste
M t
omento de sobre MPLL 1.75
carga para el poste
cargal;le dlgeno en RT2
arandas 1.75
C peatonal Cp 1.75
i la
peso propio de la vereda Pp losa 125
(losa)
Peso propio del
pasamanos + seccion RT1 1.25
inferior de la vereda
COMB3 DC ; LS seccion rectangular del P2 1.25
poste
seccion triangular del P3 125
poste
Carga de la rueda delantera
del camion de disefio HL93 P 1.75
peso propio de la vereda Pp losa 1.25
(losa)
Peso propio del RT1 1.25
pasamanos + seccion
COMB4 DC : LS seccion rectangular del P2 1.25
poste
seccion triangular del P3 1.25
poste
FUERZA DE
Fch 1.
CHOQUE N s
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Analisi de las Cargas

o o
=
al 8
g g
—
P
)
"
30cm
3 Carga peatonal
i |
PLL -
L@. \l/ N \ \/Te_:‘
¥
k1 PLL 75 A
1667 0.575
PLL= 89 Kg
P2= 57.24 Kg
P3= 25.44 Kg
RTI1= A 219.18 Kg CARGAS DE LA ESTRUCTURA DE LA
RT2= Y 55842 Kg BEREDA
MPLL= 89 Kg'm
P= 7393 Kg
C. peatonal= 370 Kg/m2

Calculo Ancho de Faja para la acera

E =0.833X + 1140

X= 275 mm
E= 1369.075 mm
E= 1.369075 m
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Calculo de M omentos

Designacion Efectos Unidades Dis tancia (cm) Momento (kg -cm)
PP vereda 223.2 Kg 38.75 8649.0
P2 57.24 Kg 65 3720.6
DC P3 25.44 Kg 74.167 1886.8
RT1= 219.18 Kg 63.5 13917.9
RT2= 558.42 Kg 63.5 35459.7
PB1 227.04 Kg 16 3632.6
PB2 25.8 Kg 1.67 43.1
C peatonal= 370 kg/m 11111.6
IS PLL &9 Kg
MPLL 89 Kg'm 8900
P 7393 Kg 27.5 203307.5

Momento por carga de rueda para carga lineal se divide entre el ancho de faja

Mecr=

148499.9

Analisis de las cargas

Table: De Cortantes

Table: Element Forces - Frames, Part 1 of 2

Kg*cm

1484.999

Kg*m

Frame Station Outp:tCas CaseType P V2 V3
m Kgf Kgf Kgf
1 0 COMBI1 Combination 0 -7.99E-14 0
1 0.0333 COMBI1 Combination 0 9.6 0
1 0.0333 COMBI1 Combination 0 35.04 0
1 0.125 COMBI1 Combination 0 61.48 0
1 0.125 COMBI1 Combination 0 118.72 0
1 0.14 COMBI1 Combination 0 123.05 0
1 0.14 COMBI1 Combination 0 342.23 0
1 0.5 COMBI1 Combination 0 446.03 0
1 0.5 COMBI1 Combination 0 446.03 0
1 0.775 COMBI Combination 0 525.32 0
1 0 COMB2 Combination 0 1.05E-13 0
1 0.0333 COMB2 Combination 0 21.92 0
1 0.0333 COMB2 Combination 0 47.36 0
1 0.125 COMB2 Combination 0 107.73 0
1 0.125 COMB2 Combination 0 164.97 0
1 0.14 COMB2 Combination 0 174.85 0
1 0.14 COMB2 Combination 0 952.45 0
1 0.5 COMB2 Combination 0 1189.45 0
1 0.5 COMB2 Combination 0 1189.45 0
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1 0.775 COMB2 Combination 0 1370.49 0
1 0 COMB3 Combination 0 -7.99E-14 0
1 0.0333 COMB3 Combination 0 9.6 0
1 0.0333 COMB3 Combination 0 35.04 0
1 0.125 COMB3 Combination 0 61.48 0
1 0.125 COMB3 Combination 0 118.72 0
1 0.14 COMB3 Combination 0 123.05 0
1 0.14 COMB3 Combination 0 342.23 0
1 0.5 COMB3 Combination 0 446.03 0
1 0.5 COMB3 Combination 0 7839.03 0
1 0.775 COMB3 Combination 0 7918.32 0
1 0 COMB4 Combination 0 -6.57E-14 0
1 0.0333 COMB4 Combination 0 9.6 0
1 0.0333 COMB4 Combination 0 35.04 0
1 0.125 COMB4 Combination 0 61.48 0
1 0.125 COMB4 Combination 0 118.72 0
1 0.14 COMB4 Combination 0 123.05 0
1 0.14 COMB4 Combination 0 342.23 0
1 0.5 COMB4 Combination 0 446.03 0
1 0.5 COMB4 Combination 0 446.03 0
1 0.775 COMB4 Combination 0 525.32 0
2 0 COMBI Combination -525.32 5.68E-14 0
2 0.095 COMBI Combination -541.15 5.68E-14 0
2 0.19 COMBI Combination -560.13 5.68E-14 0
2 0 COMB2 Combination -1370.49 0 0
2 0.095 COMB2 Combination -1386.32 0 0
2 0.19 COMB2 Combination -1405.3 0 0
2 0 COMB3 Combination -7918.32 5.68E-14 0
2 0.095 COMB3 Combination -7934.15 5.68E-14 0
2 0.19 COMB3 Combination -7953.13 5.68E-14 0
2 0 COMB4 Combination -525.32 764.79 0
2 0.095 COMB4 Combination -541.15 764.79 0
2 0.19 COMB4 Combination -560.13 764.79 0
Cortante Combinacion 1
~
.
1]
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Cortante Combinacion 2

—

Cortante Combinacion 3

Cortante Combinacion 4
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Diagramas de Normal Combinacion 1

i
s
Cad

IJ_

Diagramas de Normal Combinacion 2

I’
L]

Diagramas de Normal Combinacion 3

g
iy
(%]

Diagramas de Normal Combinacion 3

-

IJ.
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Table: Element Forces - Frames, Part 2 of 2

Elemento Seccion Caso M3
m Kgf-m

5 0| COMBI -4.00E-14
5 0.0333] COMBI -0.16
5 0.0333] COMBI -0.16
5 0.125| COMBI -4.59
5 0.125| COMBI -4.59
5 0.14f COMBI -6.4
5 0.14f COMBI -6.4
5 0.5] COMBI -148.28
5 0.5] COMBI -148.28
5 0.775 COMBI -281.84
5 0] COMB2 1.08E-13
5 0.0333] COMB2 -0.37
5 0.0333] COMB2 -0.37
5 0.125| COMB2 -7.48
5 0.125 COMB2 -7.48
5 0.14f COMB2 -10.02
5 0.14] COMB2 -10.02
5 0.5/ COMB2 -395.57
5 0.5/ COMB2 -395.57
5 0.775| COMB2 -747.56
5 0| COMB3 -2.11E-13
5 0.0333] COMB3 -0.16
5 0.0333] COMB3 -0.16
5 0.125| COMB3 -4.59
5 0.125| COMB3 -4.59
5 0.14f COMB3 -6.4
5 0.14f COMB3 -6.4
5 0.5] COMB3 -148.28
5 0.5 COMB3 -148.28
5 0.775| COMB3 -2314.92
5 0| COMB4 -3.82E-14
5 0.0333] COMB4 -0.16
5 0.0333] COMB4 -0.16
5 0.125 COMB4 -4.59
5 0.125| COMB4 -4.59
5 0.14] COMB4 -6.4
5 0.14f COMB4 -6.4
5 0.5] COMB4 -148.28
5 0.5] COMB4 -148.28
5 0.775| COMB4 -281.84
6 0| COMBI -281.84
6 0.095| COMBI -281.84
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6 0.19] COMBI -281.84
6 0| COMB2 -747.56
6 0.095| COMB2 -747.56
6 0.19f COMB2 -747.56
6 0| COMB3 -2314.92
6 0.095| COMB3 -2314.92
6 0.19) COMB3 -2314.92
6 0| COMB4 -281.84
6 0.095| COMB4 -354.5
6 0.19) COMB4 -427.15

Diagramas de Momentos Combinacion 1

-

3
7 r251, 84
L) ¥

L]

Diagramas de M omentos Combinacion 2

P

-
2’ 1 ?4.?. 5'5
L }::

[T
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Diagramas de M omentos Combinacion 3

?jlk\'

7 -2314.92
I_;.. W
[T
Diagramas de M omentos Combinacion 4
i
— 7T =
7
A
| > 427, 18

3.16.7. Calculo de Armadura
DATOS

MATRIALES
v H® 2400 Kg/M3
Fy= 4200 Kg/CM2
Fc= 210 Kg/CM2
Recub= 0.03 m
CARGAS
M DC= 318.5 Kg/m
M LS= 1485.00 Kg/m
GEOMETRIA
LONG. DE VIGA 1m
h= 25 cm
base= 27.5 em
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CALCULO DE ACERO TENIENDO UNA SECCCION
0.275 m

|
A

0.25 m

MAYORANDO RESISTENCIA I AASHTO LRFD
MU= 1.25 DC 1.75 LS
MU= 2996.874 Kg'm

MOMENTO MAX

TRAMO

Mu A-B= 2996.874 Kg*m 299687.4 Km*cm
CALCULO DEL CANTO UTIL

d= 0.22 m 22 cm
Calculo de Ru Ru = Mu
bd?
Ru= 22.516 Kg/cm”"2
9= 0.9

CALCULO DE LA CUANTIA NECESARIA

sk
Ruz(p*p*Fy*[l—O,59*pFFy]
c

Ru*Fc:(p*p*Fy"‘Fc—O,59*(p"‘p2 "‘Fy2

0.59: p*fy >0 - pofyfc +Rufc =0
Pn= 0.00645

CALCULO DE LA CUANTIA BALANCEADA

Pb= 0.02125

CALCULO DE LA CUANTIA MAX

[ pl
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Pb max= 0.0159375

CALCULO DE LA CUANTIA MIN

Pmin= 0.0033333
CALCULO DEL ACERO p = As
b *d
AS= 3.9004747 em”2
SECCION A-B
Mu 2996.874 Kg*m
Ru 22.516 Kg/em”2
P min 0.00333333 g
P nec 0.00644707 "
P max 0.01593750 g
A min 2.03107143 ecm”™2
A nec 3.90047472 cm”2
A adp 3.90047472 cm”2
varillas elegi 4012 c¢/25

calculo de la nueva cuantia
Area de acero 4.52 cm2

0.275 m

40 12c/25

aun que necesitaba menos armadura se tuvo que igualara la vereda

cuantiade acer 0.0074711 ver sino se pasa de la cuantia maxima

Comprovacion del Calculo

w= 0.12894

d= 20.87 cm

h= 23.87 cm

a= 3.34 cm

amafr o o
0.85¢ fcbd

la= 3.3364094 |
|A nec 3.8994285 cm2 |

Calculo del espaciamiento
b — rec — (N° fe * @)
N°e fe*x ¢ —1

Esp =

Esp= 24.69 asumir= 25 cm

se a asumido h= 25 cm
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Calculo de armadura longitudinal

Area= 0.06875 m"2

CALCULO DE LA CUANTIA MIN
Pmin= 0.0033333

AskE 2.2916667 cn*2 4¢p10mm

3.16.8. El calculo de 1a Armadura de corte

para ello se hara la referencia d la combinacion cuatro donde actua fuerza de choque .- es la
fuerrza horizontal de 7.5 kn /m provocada por el choque lateral de los vehiculos segin Hugo
Belmonte G.

contra los bordillos

se aplica a una altura maxima de 0.25 m por encima de la cara de rodadura en caso de que el
bordillo sea menor esta altura se aplicara en al parte superior

Diagrama de Cortantes
Cortante Combinacion 4

g, 3p

—

7 /64,77

L.

Cortante a una distancia d de la cara del apoyo LS 764.8 Kg

resumen de la Cargas
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DC= 777.9 Kg
LS= 764.8 Kg

Combinacioners e la Carga

Resistencia 1

Vu = 1.25DC + 1.75LS

VU= 2310.7575 Kg
Cortante ultima de diseiio Vu= 2310.8 kg
Ve = 0.53/fobd
Ve= 4646.66 kg
CASO 1
vu < ve no necesita armadura de corte en tonces se dispode armadura minima
2

Ve/2= 232333 Kg
Vu= 2310.8 kg
Vu < E
2
2310.8 < 2323.33
CASO 1

LA PIEZA No nesecita Armadura a corte
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3.17. Diseiio de la Losa

3.17.1. Predimensionamiento de la losa y separacion de las vigas

3.17.2. Definicion del canto total y del canto util de la losa

Segun la tabla 2.5.2.6.3-1 de la seccion 2 de la Normativa AASHTO LRFD 2004 nos

recomienda las profundidades minimas para diferentes tipos de losas.

Profundidad mimima (incluyendo el tablero)

Si se utihizan elementos de profundidad vanable, estos valores

Superestructura - : : o
se pueden ajustar para considerar los cambios de ngidez
relativa de las secciones de momento positivo y negativo.
Material Tipo Tramos simples Tramos continuos
e 2(5+ +

Losas con anfn'adum principal 1.2(5+3000) & +3000 =165 mm
paralela al trafico 30 3

Hormigon Armado | Vigas T 0.070 L 0,065 L
Vigas cajon 0,060 L 0,055 L
Vigas de estructuras peatonales 0,035L 0,033 L
Losas 0,030 L = 165 mm 0,027 L = 165 mm
Vigas cajon coladas m siu 0,045 L 0,040 L

g‘;gfagi Vigas doble T prefabricadas 0.045L 0.040L
Vigas de estructuras peatonales 0,033 L 0,030 L
Vigas cajon adyacentes 0,030 L 0,025L
Profundidad total de una viga doble 0.040 L 0032
T compuesta
Acero Profundidad de la porcion de

seccion doble T de una viga doble T 0.033L 0,027 L
compuesta
Cerchas 0,100 L 0,100 L

Tabla.7. Profundidades minimas para diferentes tipos de losa

Segin la tabla para losas de Hormigén Armado, tipo losas con armadura principal

perpendicular al trafico utilizamos la siguiente formula:

+ 3000 S 175
30
Pero si adoptamos una losa de 180 mm de espesor necesitamos hallar S

Entonces de la anterior ecuacion despejamos y hallamos:

=180 * 30 — 3000
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S=2400 mm=2.4m

3.17.3. Separacion entre vigas:

Fig. 17
1,08m 1,08m
4m
O;ism 1,07m 1,07m o
0,25m
-
0,5m 27m|
0,2m
=3
2
0,72m
a=0,8m S=2,4m a=0,8m
La separacion entre vigas es:
S=2.40 m
a=0.80 m
3.17.4. Fraccion de carga:
Fraccion de carga exterior:
Fig. 18

~ pal
4 . .
a 5 a
!

Ley de momentos:

En este caso solo tenemos la fraccion de carga externa por qué no hay vigas internas.

Por ley de momentos tenemos:
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_ (0.85) + (345 — 2.65)

= 1.417
2.4

Fraccion de carga por rueda = 1.417
Fraccion de carga por eje =—=1(0.7085

3.17.5. Minima altura y recubrimiento para la losa:

Nosotros adoptamos un canto para la losa de 18 cm para que constructivamente sea mas

facil.

El recubrimiento serd de 25 mm segun lo prescrito en el punto 5.12.3 de la seccion 5 de la

normativa AASHTO LRFD 2004

Tabla.8. recubrimiento

RECUBRIMIENTO

SITUACTON )
Exposicion directa al agua salada 100
Homugonado contra el suelo 75
UMncaciones costeras 75
Exposicion a sales antcongelantes &0
Superficies de ableros con winsito de neuniticos &0
con elaves o cadenas
Ohrns siDEACIONSS EXTETOTes. 50

(Mras sifEaciones nteriores
*  Hasm bammas Mo, 36 40
* Baras No. 43 y Mo 57 0

Fondo de losas hormugonadas in st

* Hasta baras No., 36 CE:}

*  Bamas No, 43 v Wo. 57 0
Encofrados mfersores para paneles prefabncados X0
Palotes prefabricados de hommmgdn ammado

®  Aunbientes o COMTORIVoS 30

*  Ambientes CoImosIvos 73
Pilotes prefabnicades de homugdn pretensade M
Pilares hormigenados i sim

= Ambicntes o COMmMosIvos 50

*  Ambientes cofTosvos

- En general 75
- Arvoadiga protegida 75
+  Chscaras 30

* Homugon colocado con lodo bentonitico, T3

hormigén colocndo por el sistema reme o
constmeeaon con leclada
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3.17.6. Analisis de cargas

P {Rueda del cawnicn)
P4

pa rp 0.996m

CARGA PEATOMAL

0.761m
1.213m
1.406m
y 1.421m

1.513m

3.17.7. Armadura principal perpendicular al trafico:

X= 440.00 mm
E =0.833* X +1140
E= 1506.52 mm 1.51 m

peso de la capa de rodadura

e= 0.05 m
yer= 2200 kg/m2
longitud de la losa 0.72 m
PPer= 79.20 Kg
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La carga de Impacto:

Segun la norma AASHTO LFRD 2004 la carga de impacto es igual al 33% del momento maximo por

carga vehicular.

IM+=0.33*((3252)/1.506) kg*m/m

508.19 kg*m/m

Nombre Fuerzas Distancia Momento
RT= 161.58/Kg 1.40|m 226.21|Kg'-m
P2= 57.24|Kg 1.42|m 81.28|Kg'm
P3= 25.44|Kg 1.51|m 38.41]Kg'm
P4= 234.00(Kg 1.21|m 283.14|Kg'm
P5= 258.00|Kg 0.76/m 196.08| Kg'm
P6= 306.72|Kg 0.31{m 95.08|Kg'm
Carga Peatonal= 370.00|Kg 1.00|m 370.00/Kg'-m
P(carga del camion)= 7250.00|Kg 0.32|m 1539.97|Kg'm
PPcr= 79.20|Kg 0.31 24.55|Kg'm
IM= 508.19/kg*m/m
Momento por carga muerta:

MDC= 920.21 Kg'm 92021.04 Kg-cm

Momento por carga peatonal:

Mcp= 370.00 Kg'm 37000.00 Kg-cm

Momento por carga de camion:

Mpc=

1539.97 Kg'm

Momento carpeta de rodadura :

Mcr=

Momento por impacto:

MIM=

24.55 Kg'm

508.19 kg*m/m

153997.29 Kg-cm

2455.20 Kg-cm

50819.11 Kg-cm

3.17.8. Combinacion de cargas para flexion en lalosa exterior

Donde:

DC= peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
DW= peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos
LL= Sobrecarga vehicular

PL= sobrecarga peatonal

IM= incremento por carga vehicular dindmica.
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Resistencia I

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I

Mu=1.25*DC+1.5*DW+1.75*(LL+PL+IM)

Mu=  541887.80 Kgecm
Resistencia IT1

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I11

Mu=1.25*DC+1.5*DW

Mu=  118709.10 Kg-cm
Resistencia V
Mu=1.25*DC+1.5*DW +1.35*(LL+PL+IM)

Mu=  445161.24 Kgecm
Servicio I

Mu=1*DC+1*DW +1*(LL+PL+IM)

Mu=  336292.64 Kgccm

Utilizamos el momento maximo de todas las combinaciones de carga:

Este caso nos da el momento de la resistencia I

Mu= 541887.80 Kgcm

Calculo de la armadura a flexion para Ia losa exterior.
Dimensionamiento de la armadura de la seccion rectangular de Ho Ao

Mu=  541887.80 Kg*cm

3.17.9. Calculo de Armadura

DATOS
MATRIALES
vH° 2400.00 Kg/M3
Fy= 4200.00 Kg/CM2
Fe= 210.00 Kg/CM2
RECUBRIMIENTO: 0.03 m
GEOMETRIA
LONG. DE VIGA 0.72 m
h= 18.00 cm
base= 100.00 cm
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CALCULO DE ACERO TENIENDO UNA SECCCION
1.00 m |

g 0.72 m

.

s
TRAMO
Mu A-B= 5418.88 Kg*m 541887.80 Km*cm
CALCULO DEL CANTO UTIL

d= 0.15 m 15.00 cm

Mu
R =

Calculo de Ru u bd 2
Ru= 24.08 Kg/em”"2
0= 0.90

CALCULO DE LA CUANTIA NECESARIA

*
Ru:(p*p*Fy*[l—O,59 *pF&j
C

Ru*Fc=¢*p*Fy*Fc—0,59¢*p° *Fy

0.59- p*>fy >-¢ — p-ofyfc + Rufc =0
P= 0.00694

CALCULO DE LA CUANTIA BALANCEADA

Pb= 0.0212500

CALCULO DE LA CUANTIA MAX

Pb max= 0.015938

CALCULO DE LA CUANTIA MIN
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Pmin= 0.0033333
As
CALCULO DEL ACERO p= b*d
AS= 10.41 em”2
SECCION A-B
Mu 5418.88 Kg*m 1.00
Ru 24.08 Kg/cm”2 ® o e o
Pmin _ 0.003333 g
P nec 0.006940 =
P max 0.015938 < 90 1/2c¢/12
A min 5.04 ecm”2
A nec 10.41 em”2
A adp 10.41 ecm”2
varillas elegidas 901/2¢/12
PARA UN METRO DE LOSA
calculo de la nueva cuantia
Area de acero= 11.61 cm2
cuantia de acero= 0.007740
W= 0.14
d= 14.23 cm
h= 17.23 cm se a asumido h= 18.00 cm
a= 2.45 cm
2:Mu
a=d/1l-|1- e —
0. 85'¢'fC'b'd
a= 2.45 cm |
A nec 10.41 cm2 |
Calculo del espaciamiento
Esp b — 2 * pec
N ° fe -1
Esp= 12.14 asumir = 12 cm
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3.17.10. Calculo de la Armadura de Distribucion
Refuierzo por contraccion y temperatura

Elrefierzo de temperatura recomendado por el codigo es igual a (ACI-7.12):

1. Para losas con reflierzo grado 40 0 50 ......ccveeeiirinieneeeee e 0.0020bh
2. Para losas con refuerzo grado 60 o malla electrosoldada .............ccccevenrnenne. 0.0018bh
3. Para losas con refuerzo cuyo esfuerzo de fluencia, medido a una

deformacion unitaria de 0.35%, es superior a 4200 kg/enm?2 .......... 0.001 8x4200xbl/tY
donde: b: Ancho de la losa.

h: Peralte total de la losa.

As temp= 3.24 cm2
N° de fierros X m2= 4.56 asumir 4 fierros de @ 10mm

Calculo del espaciamiento

b—rec —(N° fe*g¢)
N° fe*¢ —1

Esp =

Esp= 29.80 asumir = 30cm

3.17.11. Armadura de distribucion:

122 ..
D:'i (méximo 67 %)
ILe

Lc=luz de calculo de la losa en metros

Tomamos el 67 % para la armadura de distribucion.

D - 1.22
22 0.82 mayor que 0.67

As= 13.03cm’*0.67= 8.73cm’

As=8.73 em’
N° de fierros X m2= 7.73 asumir 8 fierros de ®12mm
Esp = b—rec —(N° fe*g¢)
N° fe*¢ —1
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Esp= 10.50 asumir = 10cm

3.17.12. Armadura de Distribuciéon
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 9.7.2.3
(mm)
S= 2200.00 mm
D= 81.87 0.67
ADIST= ASP*0.67= 8.73 cm”"2

3.17.13. Calculo de la Armadura de corte

Nombre Fuerzas
RT= 161.58|Kg Peso propio de los pasamanos:
P2= 57.24|Kg Peso propio del poste:
P3= 25.44|Kg Peso propio del poste:
P4= 234.00|Kg Peso propio de la acera:
P5= 258.00|Kg Peso propio del bordillo:
P6= 306.72|Kg Peso propio del la losa exterior:
Carga Peatonal= 370.00|Kg
P(carga del camion)= 7250.00(Kg
PPcr= 79.20|Kg Peso de la capa de rodadura:

Verificacion por cortante para la losa exterior.
Cailculo de cortante por carga muerta:

Cortante por carga muerta:

VDC= 1042.98 Kg.
Cortante por carga de la capa de rodadura:
VCR= 79.20 Kg
Calculo de cortante por carga viva:
Cortante por carga de la rueda

Para volverla cortante por metro lineal se divide entre el ancho de faja

VCVR= 4812.42 Kg/m
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Cortante por la carga peatonal

VCP= 370.00 Kg

3.17.14. Combinacién de Cargas Cortante de diseiio para la losa exterior
Donde:
DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
DW=peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos
LL=Sobrecarga vehicular
PL=sobrecarga peatonal
Resistencia I
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia [
Vu=1.25*DC+1.5*DW+1.75%( LL+PL)

Vu= 2070.03 Kg

Resistencia 111
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia 111
Vu=1.25*DC+1.5*DW

Vu= 1422.53 Kg

Resistencia V
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia V
Vu=1.25*DC+1.5*DW +1.35*%( LL+PL)

Vu= 1922.03 Kg

Servicio I
Combinaciones de carga y factores de carga para el Servicio |
Vu=1*DC+1*DW +1*( LL+PL)

Vu= 1492.18 Kg

Utilizamos el Cortante maximo de todas las combinaciones de carga:
Este caso nos da el cortante de la resistencia I

Vu= 2070.03 Kg
Vu= 2070.03 Kg
Cortante ultima de disefio Vu= 2070.03 kg
v
Ve= 11520.64 kg
Ve . CASO 1 . .
vu < 7 no necesita armadura de corte en tonces se dispone armadura minima
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Vei2= 5760.32 Kg
Vu= 2070.03 kg

2070.03 < 5760.32

LA PIEZA No necesita Armadura a corte

3.17.15. Diseiio de la Losa Interior.
Esquema de la losa interior (Fig.37)

i, 4.000m i,
| ¥ i}..’a‘.";i]i'.-'lA_,{i.Is.'Ts’(;i1'|l‘_/{l.35<';i'nl‘ 5 abom . |
| | | 11 I 7 |
) S
e E— |
[ | ! |
== I o == i e
\l [/ \] [/
I I 2.197m L I
i =i
i 0]
i | 1]
[ [ 1]
[ | 1]
AR AR
A N A N
A N - N
N — Z2.400m I —

3.17.16. Cargas actuantes para la losa interior:

Carga distribuida debido al peso propio de toda la losa (exterior e interior) Carga debido a la capa de
rodadura.

Cargas puntuales del camion HL-93 7250 kg estas cargas actuaran de manera que generen maximos
momentos positivos y negativos.

3.17.17. Diseiio a flexion de la losa interior.

Debemos encontrar los maximos momentos positivos y negativos que actian en la seccion transversal de la
losa.

3.17.18. Anchos de faja para la losa interior.

Tabla 4.6.2.1.3-1 — Fajas equivalentes

DIRECCION DE LA FAJA
ABLE Pl EN ANCHO DE LA FAJA
1ROLEL e RELACION CON EL PRIMARIA (num)
TRAFICO
Hormmgdn
e Colado in sit Vuelo 1140 + 0,833

Paralela o perpendicular +M: 660+ 0558
=\ 1220+0258
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3.17.19. Ancho de faja para momento positivo:

E+=660+0.552400) =1980nm=1.980m

Ancho de faja para momento negativo:

E—=1220+0.25*(2400) =1820mm =1.820m

3.17.20. Calculo del momento maximo positivo:

Debemos hacer actuar la carga de las ruedas del camion en el lugar mas desfavorable:

Hicimos actuar las cargas en el programa Sap-2000, haciendo variar las ruedas del camion y el lugar mas
desfavorable dos da segun la siguiente grafica:

las cargas para maximo momento positivo

—
Y

250.00
£ 250.00

: 0.8m : 2.4m | 0.8m -

Resolviendo la anterior estructura hallamos el momento maximo positivo (Fig.39):

725 Kgm

3383.33Kgm
F 2.5m } v

+—0.8m - 2.40m } 0.8m |

El momento maximo positivo se produce a una distancia de 2.5 m del comienzo de la viga y tiene un valor
de 3383.33 kg*m.

Para volverlo al momento por metro de ancho lo dividimos entre el ancho de faja positivo.

M= 38333 1708.75 Kgm/m
1.980

3.17.21. Calculo del momento maximo negativo:
Debemos hacer actuar la carga de las ruedas del camion en el lugar mas desfavorable:

Hicimos actuar las cargas en el programa Sap-2000, haciendo variar las ruedas del camion y el lugar mas
desfavorable dos da segin la siguiente figura:
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Fig.40 Ubicacion de las cargas para maximo momento negativo

=
e

>
[ 7250.00
Y206,
G_ESB ae

+-0.3m - 1.80m |

} 0.8m i 2.40m | 0.8m -

Resolviendo la anterior estructura hallamos el momento maximo negativo (Fig.41):

0.8m t
3625 kg'm

— s

2658.33 Kgm
I 0.8m I 240m i 0.8m I

El maximo momento negativo se produce a una distancia de 0.8 m del comienzo de la viga y tiene un valor
de 3625 kg*m

3625
1.820

= 1991.76 Kgm/m

3.17.22. Calculo de los momentos maximos producidos por la carga muerta:
Calculo de la carga muerta:
La carga muerta para la losa interior es por el peso propio de toda la losa

Nombre base (m) altura (m) Carga por metro lineal
P. P. de la losa 1.00 0.18 432.00(Kg/m
P.P. C rodadura 1.00 0.05 110.00|{K g/m

Peso especifico del hormigon 2400 Kg/m3
Peso especifico capa de rodadura 2200 K g/m¢
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La carga para peso propio distribuida sera=432 kg/m
Fig.42 Carga distribuida de peso propio

432 kg/m
0.80 m 2.40 S0 m
( 1 o Om ° 0.80 n &
Resolviendo la anterior estructura hallamos el momento maximo positivo y negativo:
Fig.43 Diagrama de momentos debido al peso propio
: 0.80m |
/
A 138.24kgm 138.24kgm
1728 kgm
; 200m :
Nombre distancia Momento
Momento negativo 0.8(m) 138.24|kg'm
Momento positivo 2.0(m) 172.80|kg'm
La carga para por capa de rodadura distribuida sera=110 kg/m
Fig.44 Carga distribuida de capa de la rodadura
110 kg/m

" R

AN VAN

0.80m 2.40m 0.80m
& L

Resolviendo la anterior estructura hallamos el momento maximo positivo y negativo:
Fig.45 Diagrama de momentos debido a la capa de rodadura
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| 080m |

{ 3520 kgm

ZANN

44 .00kgm
} 200m }
Nombre distancia Momento
Momento negativo 0.8(m) 35.20(kgm
Momento positivo 2.0(m) 44.00(kgm

3.17.23. La carga de Impacto:

Segin la norma AASHTO LFRD 2004 la carga de impacto es igual al 33% del momento maximo

positivo y negativo por carga vehicular.

IM+=0.33*1970kg*m/m=650.1 kg*m/m
IM-=0.33*1991.7582kg*m/m=657.25 kg*m/m

Nombre % IM Momento max. Carga vehicular
Momento negativo 0.33 1991.76/kgm 657.28(kg'm
Momento positivo 0.33 1708.75)kgm 563.89(kg'm
Resumen

Nombre (M+) (M-)

Carga vehicular 1708.75|Kg'm/m 1991.76|Kg'm/m

P.P. de la losa 172.80|Kg'm/m 138.24|Kg'm/m

P. P. de C de Rodadur: 44.00|Kg'm/m 35.20|Kg'm/m

[mpacto 657.28|Kgm/m
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3.17.24. Combinacion de cargas para flexion en la losa interior para momento positivo
Donde:

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales

DW=peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos
LL=Sobrecarga vehicular.

IM=incremento por carga vehicular dindmica.

Resistencia I

Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia [
Mu=1.25*DC+1.5*DW+1.75*(LL+IM)

Mu= 4422.56 Kg*m
Resistencia 111
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I1I
Mu=1.25*DC+1.5*DW +0*(LL+IM)

Mu= 282.00 Kg*m

Resistencia V
Mu=1.25*DC+1.5*DW +1.35*(LL+IM)

Mu= 3476.14 Kg*m
Servicio I
Mu=1*DC+1*DW +1*(LL+IM)

Mu= 2582.83 Kg*m

Utilizamos el momento maximo de todas las combinaciones de carga:
Este caso nos da el momento de la resistencia I
Mut+= 4422.56 Kg*m

3.17.25. Combinacion de cargas para flexion en la losa interior para momento negativo
Resistencia I
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I
Mu=1.25*DC+1.5*DW +1.75*(LL+IM)
Mu= 4861.42 Kg*m

Resistencia 111
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia I1I
Mu=1.25*DC+1.5*DW +0*(LL+IM)

Mu= 225.60 Kg*m

Resistencia V
Mu=1.25*DC+1.5*DW +1.35*(LL+IM)

Mu= 3801.80 Kg*m
Servicio I
Mu=1*DC+1*DW +1*(LL+IM)

Mu= 2822.48 Kg*m

Utilizamos el momento maximo de todas las combinaciones de carga:
Este caso nos da el momento de la resistencia 1
Mu= 4861.42 Kg*m
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3.17.26. Calculo de la armadura a flexion positiva para la losa interior.
Dimensionamiento de la armadura de la seccién rectangular de Ho Ao

3.17.27. Calculo de Armadura Positiva
DATOS

MATRIALES
yH® 2400.00 Kg/M3
Fy= 4200.00 Kg/CM2
Fe= 210.00 Kg/CM2
RECUBRIMIENTO: 0.03 m
GEOMETRIA
LONG. DE VIGA 240 m
h= 18.00 cm
base= 100.00 ¢cm

CALCULO DE ACERO TENIENDO UNA SECCCION

1.00 m |
-
o
s
TRAMO
Mu A-B= 4422.56 Kg*m
CALCULO DEL CANTO UTIL
d= 0.15 m
Ru — Mu
Calculo de Ru bdd 2
Ru= 19.66 Kg/em”2
= 0.90

240 m

442255.73 Km*cm

15.00 cm
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CALCULO DE LA CUANTIA NECESARIA

Ru =¢*p*Fy*(l—O,59*%j
Ru* Fe=¢* p* Fy* Fc—05%4¢* p” * Fyf

0.59p°fy*¢ — p¢dfyfc + Rufc = 0
P=0.00557

CALCULO DE LA CUANTIA BALANCEADA

Pb= 0.0212500

CALCULO DE LA CUANTIA MAX

Pb max= 0.01593750

CALCULO DE LA CUANTIA MIN

Pmin= 0.003333
CALCULO DEL ACERO p - A
AS= 8.35 cm”2
SECCION A-B 1.00 m
Mu 4422.56 Kg*m
Ru 19.66 Kg/cm”2 e o o o
Pmin __ 0.003333 B
P nec 0.005565 =
P max 0.015938 < 8@ 12c¢/12.5
A min 5.04 em”"2
A nec 8.35 cm”2
A adp 8.35 ecm”2
varillas elegidas 8012 c¢/12.5
PARA UN METRO DE LOSA
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calculo de la nueva cuantia

Area de acero= 9.04 cm2
cuantia de acero= 0.01
W= 0.11
= 14.23 cm
h= 17.23 cm se a asumido h=
a= 1.96 cm
2:-M
a=d{l- 1- -
0.85¢fcbd
a= 1.96 cm
A nec 8.35 cm2

Calculo del espaciamiento

b — 2 * prec

Es =
P N° fo — 1

Esp= 12.49 asumir = 12.5cm

3.17.28. Calculo de la armadura a flexion negativa para la losa interior.
Dimensionamiento de la armadura de la seccion rectangular de Ho Ao
3.17.29.Calculo de Armadura Negativa

DATOS
MATRIALES
yH° 2400.00 Kg/M3
Fy= 4200.00 Kg/CM2
Fe= 210.00 Kg/CM2
RECUBRIMIENTO:- 0.03 m
GEOMETRIA
LONG. DE VIGA 240 m
h= 18.00 cm
base= 100.00 cm

18.00 cm
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CALCULO DE ACERO TENIENDO UNA SECCCION

1.00 m |
g 2.40 m
:
s
TRAMO
Mu A-B= 4861.42 Kg*m 486141.73 Km*cm
CALCULO DEL CANTO UTIL
d= 0.15 m 15.00 cm
NMu
Calculo de Ru R = e 2
Ru= 21.61 Kg/em"2
9= 0.90

CALCULO DE LA CUANTIA NECESARIA

*
Ru=(p*p*Fy*(l—O,59 *pFij
C

RuFc = ¢-pFyFc-0,59-9,5° -Fy’
0.59- p>fy *-¢ — p-ofyfc + Rufc =0

P=0.006164
CALCULO DE LA CUANTIA BALANCEADA
Pb= 0.02125
CALCULO DE LA CUANTIA MAX
Pb max= 0.0159%4
CALCULO DE LA CUANTIA MIN

Pmin= 0.003333
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CALCULO DEL ACERO a—

bh*d
AS= 9.25 em”2
SECCION A-B
Mu 4861.42 Kg*m 1.00
Ru 21.61 Kg/em”2 o o o o
Pmin _ 0.003333 g
P nec 0.006164 2j
P max 0.015938 e 90 12¢/12
A min 5.04 em”2
A nec 9.25 cm”2
A adp 9.25 cm”2
varillas elegidas 9012 ¢/ 12
PARA UN METRO DE LOSA
calculo de la nueva cuantia
Area de acero= 10.17 cm2
cuantia de acero= 0.01
W= 0.12
d= 14.23 cm
h= 17.23 cm se a asumido h= 18.00 cm
a= 2.18 cm
2:M
a=d{1- [1- -
0.85¢fcbd
a= 2.18 cm
A nec 9.24 cm2

Calculo del espaciamiento
b — 2 * rec
N ° fe -1

Esp

Esp= 10.78 asumir =

12 cm
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3.17.29. Verificacion por cortante para la losa interior

3.17.30. Cortante maximo por carga viva
Para hallar el cortante maximo por carga viva debemos hacer actuar las ruedas del camion de manera que

produzca las maximas solicitaciones.

Nosotros hicimos actuar en el programa Sap-2000 y nos dio el cortante maximo haciendo actuar la primer

rueda a 0.9m
Fig.46 ubicacion de las cargas para cortante maximo
a=0.8m S=2.4m a=0.8m
S 3 R
5 = . o
1 s 2
> % 2
A A
f 0.90m { 180m t

Resolviendo la anterior estructura hallamos el cortante maximo:
Fig.47 Diagrama de cortante debido a la carga viva

a " 6041.67 kg
P |  —
. I 1208.33 kg .__...

8458.33 kg
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Pero nosotros necesitamos el cortante critico que esta una distancia “d” de la cara del apoyo

El cortante critico a una distancia “d” del apoyo es:
VCRITICO= 1208.33 Kg
Para volverla cortante por metro lineal se divide entre el ancho de faja

VCVR= 1208.33 kg

3.17.31. Cortante maximo por carga muerta
Las cargas que actian para el cortante por carga muerta son el peso propio de las losas interna y externa y
por la capa de rodadura.

Peso propio=0.18m* lm*2400kg/m3=432 kg/m
Rodadura=0.05m*1m*2200 kg/m’=110 kg/m

La carga para peso propio distribuida sera=432 kg/m
Fig.49 carga distribuida de peso propio para cortante

432 0 kg/m

HHAH'IEIIHIUHH

+— 0.80m—} 2.40m —0.80m :

Resolviendo la anterior estructura hallamos el cortante maximo:
Fig.50 diagrama de cortantes debido al peso propio

) 519.0kg
. 346 Okg q
i 346.0kg

519.0kg

Elmax. cortante se produce en los apoyos y es 519 kg y el cortante critico se produce a
0.98 m del eje del apoyo y es 441.15 kg

3.17.32. Cortante maximo por capa de rodadura
La carga para por capa de rodadura distribuida sera=110 kg/m
Fig.51 Carga distribuida de la capa de rodadura para cortante
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110 ke/m

Sk X

0.80 m 2.40m = 0.80 m

L
®
4

-

Resolviendo la anterior estructura hallamos el cortante maximo:
de cortantes debido a la capa de rodadura

132 kg

A 88 Kg 25
— 88 kg
132 kg

Elmax. cortante se produce en los apoyos y tiene un valor de 132 kg y el cortante critico se produce

a 0.705 mdel eje del apoyo y es 112.20 kg
Resumen
Cortante Maxmr(’) por carga de 120833 ke
camion
Cortante por peso propio 441.15 kg
Cortante por capa de rodadura 112.20 kg

3.17.33. Combinacién de Cargas Cortante de disefio para la losa interior.
Donde:
DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
DW=peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos
LL=Sobrecarga vehicular
Resistencia I
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia [
Vu=1.25*DC+1.5*DW+1.75*LL

Vu= 2834.32 Kg

Resistencia 111
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia 111
Vu=1.25*DC+1.5*DW

Vu= 719.74 Kg
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Resistencia V
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia V
Vu=1.25*¥DC+1.5*DW +1.35*LL

Vu= 2350.98 Kg

Servicio I
Combinaciones de carga y factores de carga para el Servicio
Vu=1*DC+1*DW +1* LL

Vu= 1761.68 Kg

Utilizamos el Cortante maximo de todas las combinaciones de carga:
Este caso nos da el cortante de la resistencia I
Vu= 2834.32 kg
3.17.34. Verificar si necesita armadura a corte para la losa interior.
Segtin el codigo ACI el disefio de secciones transversales sujetas a esfuerzos cortantes debe cumplir:
Vu<0+Vn
Donde:
Vu= Fuerza cortante Factorizada en la seccion
Vn= Resistencia Nominal al Cortante.
Vn=Vc+Vs
V= Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el concreto
Vs= Resistencia Nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo
{@= Factor de reduccion de resistencia =0.9 ( AASTHO 04 )
Donde :
Ve = 0.53*1;%#5 ¢
f'c= Resistencia especifica a la compresion
b= Ancho de la cara en compresion
d= Distancia de la fibra extrema de compresion hasta el centro de refuerzo de tension

fe= 210.00 Kg/em2
b= 100.00 cm
d= 15.00 cm
o= 0.90
Ve= 11520.64 kg
Vy < - No necesita armadura de corte
2834.32 5760.32
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Verificamos que el hormigén No necesita armadura a corte

o
X by X od Xt

Vo= 3622844 kg

si Vit = 0.5 X0« Ve No necesita armadura a corte
si 05 X@XVe < Vu-: @ xXVe Av minima
si Vu - Ve Necesita armadura a corte
0.5 %0 -1V 16302.80 kg
0% Ve 32605.60 kg

V= 2834.32 kg

No necesita armadura a corte

3.18. Diseiio de las vigas de Hormigon Pretensado.
3.18.1. Dimensionamiento de la seccion

Datos previos.

Viga simplemente apoyada:

Luz de la viga:

L=25m.
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3.18.2. Propiedades Geométrica de la viga

Puente simplemente apoyado de un solo tramo

Numero de carriles: NL= 1
Longitud de la viga: L= 25 m
Longitud de la viga: Le= 24.65 m
Numero de vigas: NV= 2
Separacion de la vigas: SvV= 240 m

3.18.3. Propiedades geométricas del tablero

Ancho de calzada WC= 4 m
Ancho de acera Wsw= 0.7 m
Ancho del bordillo Wb= 0.25 m
Espesor de la capa de rodadura ter= 0.05 m
Espesor de la losa ts= 0.18 m

3.18.4. Propiedades de los materiales

Resistencia caracteristica del hormigén de la losa clase A 210 Kg/em2
Resistencia caracteristica del hormigon de la viga clase p 350 Kg/em?2
Densidad del hormigon pc= 2400 kg/m3
Peso unitario del hormigon ye= 23.54 kKN/m3

Modulo de elasticidad de la viga
E. = 0.043 x p5 x /. Ecv="29910.2 N/mm2

Modulo de elasticidad de la losa

E., = 0.043 x pl.s % JE Eci=  23168.3 N/mm2
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3.18.5. Propiedades del acero

Tencion de fluencia del acero de refuerzo fy= 4200 kg/cm2

modulo de elasticidad del acero de refuerzo Es= 203800 kg/cm?2

Resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado grado 270 Ksi (N/mm?2) fpu=18960

Area del toron de 1/2"de baja relajacion Asp= 0.9871 cm2

modula de elasticidad del acero de pretensado Esp= 2007430 kg/cm2

3.18.6. Ancho de Ala Efectivo

Viga Exterior

- 3.125
E = . m
b
etz { St 125 m
VL= 0.8 m
L
bo
b,z _#1 e 0.8
b, = 20 m
3.18.7. Relacion de modulos:
i o e :
Eqy n= 0.77
Ancho de la losa transformada en metros nitbe= 1.55m

3.18.8. Factores de resistencia

Construccion convencional

Los factores de resistencia seran formados como:

para flexion y traccion de concreto pre-esforzado 1

para corte y torsion concreto de densidad normal: 0.9
concreto de baja densidad 0.7
compresion en zonas de anclaje 0.8
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3.18.9. Analisis de cargas transversalmente.

La carga muerta constituida por postes, pasamanos, aceras, bordillos, rodadura y losas se las
distribuye entre las dos vigas:

Carga muerta:

pasamanos:

carga de los pasamanos=

peso del bloque inferior =

Numero de pasamanos 14
longitud del puente= 25m
Postes:

(0.12m*0. 12*m*2m)*2400kg/m3*3=
(0.12m*0.20m*2m*2400kg/m3)=

peso total=
Pt=

peso total=

carga de 1 poste en el calculo de la vereda ya esta calculada

Numero de postes 13

longitud del puente= 25m

Aceras:

Pacera = 0.70 m*0.15 m*2400 kg/m3:

Bordillos:

P Bordillo=

Losa:

P losas=

Rodadura:

P

rodedura

(0.25m*0.43m*2400 kg/m3)

(4m*0.18m*2400 kg/m)=

kg
= 4m = 0.05m = 2200 — =
T

Pposte =
Pt=

peso total=

252 kg/m

|
P acera=

258 kg/m

P Bordillo=

1728 kg/m para

P losas=

k
=EED—Q
m

Pcr=

207.36 kg
115.2 kg
322.56 kg
4515.84 kg

180.63 kg/m

82.68 kg
1074.84 kg

42.99 kg/m

252 kg/m

258 kg/m

2 vigas

864 kg/m

220 kg/m
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Resumen

viga exterior

Ele mento Cargas

Pasamanos: 180.63 kg/m
Postes: 42.99 kg/m
Aceras: 252.00 kg/m
Bordillos: 258.00 kg/m
Losa: 864.00 kg/m
Rodadura: 220.00 kg/m
Peso Total 1597.63 kg/m

Entonces el total peso propio que debe resistir la viga sin contar con la viga es:
PP= 1597.63 kg/m

Calculo de momento max. Producido en la viga debido a la carga muerta del peso propio de la
estructura.

* 12
Mcm -4 =

Mcm= 124814.625 kg*m

Momento del peso propio de la viga:
La carga distribuida para el peso propio de la viga sera:

Area de la viga en tiempo "0" = 0.6535 m"2
g=Area x peso especifico del H° = 1568.51 Kg/m
g* L
Myiga = =
ga 3

Myviga= 122540.078 kg*m

Analisis de esfuerzos en el montaje.

Se considera este estadio en el momento de izaje de la pieza. puesto que en el momento en que
la pieza sale del reposo sufre un momento de impacto causado por el peso propio de la viga;
este impacto sera considerado como el 33% del momento.

Mo viga=  122540.078 kg*m

Momento total por carga muerta

Ele mentos Momentos
Accesorios 124814.63 kg*m
Viga 122540.08 kg*m
Viga x 33%| 122540.08 kg*m

MoT= 247354.70 kg*m
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3.18.10. Momento de la carga viva:

Para hallar el maximo momento por carga viva debemos hacer las combinaciones ya sea camion +

carril 6 tandem +carril trabajando con la que resulte mayor.

Camion de diseno:

1 I
35000 N 145 000 N 145000 N
I__ 4300 mm 4300 a 9000 mm __l
—

L

G000 mm General 1800 mm

300 mm Yuelo sobre el tablero

Carril de disefio 3600 mm

Figura 3.6.1.2.2-1 — Caracteristicas del camion de diseno

3.18.11. Calculo de momento maximo mediante el teorema de barré
Camion:
Posicion de la resultante:

Rx =145 *4.3 + 35 *8.60

_ 145 *4.3+35%*8.60
325

X =2.85m

4.30 — 2.85
xl =

=0.725m
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35 KN 145 KN 145 KN

o ks

14.425 m | 43m | L 43m l1o.wsm
T

“ L

24.65m

- | .
cL
Z
A
A — B
Momento max = 162641.73keg'm
Distancia =13.05m

Calculando tenemos:

Mmax = 162641.73 kgm
Distancia= 13.05 m

Fraccion de carga = 0.7085

Max* fe= 115231.666 kg'm

3.18.12. Tandem de disefo: 3.6.1.2.3

El tandem de disefio consistira en un par de ejes de 110 KN con una separacion de 1200 mm. La
separacion transversal de las ruedas se debera tomar como 1800 mm. Se debera considerar un
ncremento por carga dindmica. ( AASHTO 04 seccion 3)

10 KN 110 KN

II0KN  110KN

L.6m0.6
17.4m |0 | ml 17.4m

by

>
¢ 2

cL
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110 *1.2
220

X =0.6m

3 4

Momenio max =131517.50 ke.m
Distancia =12.325m
Calculando tenemos:
Mmax = 131517.9 kg'm
Distancia= 12.325 m
Fraccion de carga = 0.7085

Max* fe= 93180.4322 kg'm

3.18.13. M aximo momento por la carga de carril.

La carga de carril para distribuirla sobre la viga debemos antes multiplicarla por la fraccion de carga

(0.7085)
948.012 kg/m *0.7085=671.666502 kg/m

671.66 kg/m
¥ W v L N L 3 y W k. ¢y w v ¥ W y L i
& B
24.65
° = °
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) Momento max=51014.46 kg'm
Distancia=12.325 m

Momento en centro luz

g=L
AT fy =
CETTie B
carga= 671.66 kg/m
Le= 25 m

M carril= 52473.44 kg'm
Elemento M omentos
Camion de diseno 115231.67 kg'm
Tandem 93180.43 kg'm
Carga de carril 52473.44 kg'm
Combinaciones M omentos
Camién + carril 167705.10 kg'm
tandem + Carril 145653.87 kg'm

3.18.14. Incremento por carga dindmica

Tabla 3.6.2.1-1 — Incremento por Carga Dinamica, IM

Componente IM

Juntas del tablero - Todos los Estados Limites 75%

Todos los demas componentes

e Estado Limite de fatiga y fractura 15%
e Todos los demas Estados Limites 33%
33
Impacto IM = (1 L o 1.33
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Donde

DC = peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
DW = peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios publicos

IM = incremento por carga vehicular dindmica

LL = sobrecarga vehicular
Resumen

Momento DC peso propio: 247354.70| kg ' m
Momento Dw capa de rodadura: 17187.50|kg'm
Momento LL + Carga de carril: 167705.10|kg'm
Momento IM: 38026.45|kg'm

3.18.15. Factores de carga y combinaciones de carga

Estado limite de servicio I

U=1.0(DC+DW)+1.0{LL+IM)

U= 470273.76

Estado limite de servicio I11

kg'm

U=1.0(DC+DW)+0.8-(LL+IM)

U= 429127.4448 kg'm

Resumen
Estado limite de servicio I 470273.76 kg'm
Estado limite de servicio II] 429127.44|kg'm

3.18.16. Calculo de la Fuerza de pretensado

La fuerza de pretensado es calculada con las siguientes inecuaciones:

f'c 350 kg/cm2

f'ci 245 kg/em’
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Tiempo inicial:

r=0
_‘l * L TR -
P zc: C1_ Po .. Cl_Po s
icg iCE A
r=0

__IIO*C'Z _Po*e*Cl Po

Tiempo infinito:

Donde :

f2= - - ——2-0.6f"ci
Icg icg A
M,*C, nP *e*C, nP -
L= = ~-——=2-045 fe
7. I I A 48
=M e PRTeTG 1R 60,7
- I I {

Mo = Momento debido al peso propio de la viga

MT==Momento total debido a todas las cargas vivas y muertas

C1 = Distancia del centroide de la seccion a las fibras superiores de la seccion.

C2 = Distancia del centroide de la seccion a las fibras inferiores de la seccion

e= Excentricidad maxima correspondiente a la distancia en el lugar de maximo momento flector.
Po = Fuerza de pretensado inicial

Icg = Inercia de la seccion en el centro de gravedad de la pieza

n= Eficiencia.

A= Area de la seccion.

Estado limite de servicio I

3.18.17. Calculo de fuerza de pretensado en tiempo inicial:

Datos:

MVIGA (Kg*ecn C1 (cm) C2 (cm) e (cm) Icg (cm4) A(cm2)

24735470.25 78.85 81.17 71.17 21692161.5 6535.47

_ Mycio +0.807,\[7,

7
0

€0Ci0 —
0

Po

Po < 969210.0669 kg
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t=0
* % 5 %

flz—MO C1+P0 e CI—P—OSOB fiei

Icg Icg A

f1 12.5220 <= 12.5220

M ycr, +0.6017, /",
7,
A,

Po <

€0Cyo +

Po < 571297.5147 kg

t=0
k k o %
f2=+M0 C2 Po*e C2—P—02—0.6f'ci
Icg Icg A
2= -147 >= -147

3.18.18. Calculo de fuerza de pretensado en tiempo oo solo de la viga:

Datos:

MT Kg*cm C1 (cm) C2 (cm) e (cm) Icg (cod) A(cm2)

47027375.54 52.57 107.45 97.45 36857668.5 9325.47

Po > -3559530.26 kg

M,*C, nP *e*C, nP
= — + 0 - 2 2—045 C
/i i 7 y J

f100= -157.5 >= -157.5 0 ok

Py > M,c,, —1.60 wa/_f‘(,
- I

e}

’7 eooCZOO +

o0

Po > 342308.5968 kg
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_M,*C, nF,*e*C, nk,

<1.60./ fc
L=, ; f
£200= 29.9 <= 29.9 0E+00 ok

Resumen

t=0

Po < 969210.07 kg

Po < 571297.51 kg

t=00

Po > -3559530.26(kg

Po > 342308.60(kg
3.18.19. Resumen de la fuerza de pretensado
t=0
Po < 969210.07 kg
Po < 571297.51 kg
t=00
Po > -3559530.26 kg
Po > 342308.60 kg

-3559530.26 342308.60 571297.51 969210.07
- v 2 - -
e FafeFaloleda el fe
J’J’frj!.i"l’l‘}’.l‘.l’ 1,:
| (XA T YTV i T T T T L -

3.18.20. Fuerza de pretensado Adoptada

Pi= 342309 kg

3.18.21. Determinacion del niimero de torones
Esfuerzos Permisibles del Acero de pre-tensado, indicados en las tablas

anteriormente mostradas
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Resistencia minima a la | Resistencia minima a la
fluencia tension
Eenecificacis I I
PRODUCTO|SPecicacio|Grado o Tipo :
n ASTM Klb/pulg2 Kg/ecm2 Klb/pulg2 Kg/em2
Torones de Adl6 250 212.5 14900 250 17500
preesfuerzo 270 230 16170 270 18900
Esfuerzo admisible indicados por el codigo ACI 318-77
Esfuerzo admisible para torones post-tesados inmediatamente después del anclaje
,;.p.:f""i 0,74 ,‘.;JZ-I’
fsadm= 13986 Kg/cm2
Area nominal del acero elegido diametro=1/2 plg
Area Torén (At) = 0.987 cm2
Fuerza de pretensado inicial Pi determinada anteriormente es:
Pi= 342309 kg
Fuerza tensora por tendon o Torén
f pt= At *fs adm = 13804.182 Kg
3.18.22. El niimero de torones
N° Torones = Pi/ fpt = 24.80 => 27 torones
1 Vainas de 9 Torones
1 Vainas de 9 Torones
1 Vainas de 9 Torones
N° total de Cables 3 27

3.18.23. Calculo de la nueva fuerza de pretensado

Po=

372712.914 Kg

Dimensiones del anclaje:
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\@@/ I

(3 ]

A & OC A+

TOUT

A =240 mm C= 157 mm
A= 24 cm B= 250 mm

3.18.24. Calculo de la trayectoria de los cables

=0
e(x) < 0'8 f‘ci IO + Io + MO(X)
Poclo AOCIO PO
[[117.703 Jem
e, < 0.6/ .1, 1, N Mo x)
P0C2o AOC20 PO
[[212.660 Jem
t=00 0457 1 1 M
e > fodo o Lo Mo
])ecloo Aoocloo ])e
[[-137.459 Jem
1.6/ .1, I, MT(X)
e = — —_—
) PeCZOO AOOCZOO Pe
[ 86503 Jem
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Resumen

t=0
117.703 cm
212.660 cm
t=00
-137.459 cm
86.503 cm
Dato T=0
Carga (Kg/cm C1 (cm) C2 (cm) e (cm) Icg (cm4) A(cm2)
71.17 21692161.5 6535.47
TIEMPO T=0
L= 2500 cm
fci= 245 kg/cm2
Po= 372713 kg
0.8 4 M
e(x) S P .2 ci O + Io oO(Xx)

—+
AOCIO PO

o lo

N* X (cm) Mox (Kg*cm) e(x)

1 0 0 51.337

2 50 2256296.56 57.391

3 100 4420499.38 63.197

4 150 6492608.46 68.757

5 200 8472623.8 74.069

6 250 10360545.4 79.135

7 300 12156373.3 83.953

8 350 13860107.4 88.524

9 400 15471747.8 92.848

10 450 16991294.5 96.925

11 500 18418747.4 100.755
12 550 19754106.6 104.338
13 600 20997372 107.674
14 650 22148543.7 110.762
15 700 23207621.7 113.604
16 750 24174606 116.198
17 800 25049496.5 118.546
18 850 25832293.2 120.646
19 900 26522996.3 122.499
20 950 27121605.5 124.105
21 1000 27628121.1 125.464
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22 1050 28042542.9 126.576
23 1100 28364871 127.441
24 1150 28595105.3 128.059
25 1200 28733245.9 128.429
26 1250 28779292.8 128.553
27 1300 28733245.9 128.429
28 1350 28595105.3 128.059
29 1400 28364871 127.441
30 1450 28042542.9 126.576
31 1500 27628121.1 125.464
32 1550 27121605.5 124.105
33 1600 26522996.3 122.499
34 1650 25832293.2 120.646
35 1700 25049496.5 118.546
36 1750 24174606 116.198
37 1800 23207621.7 113.604
38 1850 22148543.7 110.762
39 1900 20997372 107.674
40 1950 19754106.6 104.338
41 2000 18418747.4 100.755
42 2050 16991294.5 96.925
43 2100 15471747.8 92.848
44 2150 13860107.4 88.524
45 2200 12156373.3 83.953
46 2250 10360545.4 79.135
47 2300 8472623.8 74.069
48 2350 6492608.46 68.757
49 2400 4420499.38 63.197
50 2450 2256296.56 57.391
51 2500 0 51.337
e()<0'6fci10_ Ly | Moy,
¥ =
Po C20 AO C20 PO

N* X (cm) Mox (Kg*cm) e(x)

1 0 0 146.294
2 50 2256296.56 152.347
3 100 4420499.38 158.154
4 150 6492608.46 163.714
5 200 8472623.8 169.026
6 250 10360545.4 174.091
7 300 12156373.3 178.910
8 350 13860107.4 183.481
9 400 15471747.8 187.805
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10 450 16991294.5 191.882
11 500 18418747.4 195.712
12 550 19754106.6 199.295
13 600 20997372 202.630
14 650 22148543.7 205.719
15 700 23207621.7 208.560
16 750 24174606 211.155
17 800 25049496.5 213.502
18 850 25832293.2 215.602
19 900 26522996.3 217.456
20 950 27121605.5 219.062
21 1000 27628121.1 220.421
22 1050 280425429 221.533
23 1100 28364871 222.397
24 1150 28595105.3 223.015
25 1200 28733245.9 223.386
26 1250 28779292.8 223.509
27 1300 28733245.9 223.386
28 1350 28595105.3 223.015
29 1400 28364871 222.397
30 1450 28042542.9 221.533
31 1500 27628121.1 220.421
32 1550 27121605.5 219.062
33 1600 26522996.3 217.456
34 1650 25832293.2 215.602
35 1700 25049496.5 213.502
36 1750 24174606 211.155
37 1800 23207621.7 208.560
38 1850 22148543.7 205.719
39 1900 20997372 202.630
40 1950 19754106.6 199.295
41 2000 18418747.4 195.712
42 2050 16991294.5 191.882
43 2100 15471747.8 187.805
44 2150 13860107.4 183.481
45 2200 12156373.3 178.910
46 2250 10360545.4 174.091
47 2300 8472623.8 169.026
48 2350 6492608.46 163.714
49 2400 4420499.38 158.154
50 2450 2256296.56 152.347
51 2500 0 146.294

T=o00

Carga (Kg/cm C1 (cm) C2 (cm) e (cm) Icg (cmd)

A(cm2)

n

52.57

107.45

97.45

36857668.5

9325.47
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TIEMPO T = oo

L= 2500 cm
fc=350 kg/cm2
Po= 372713 kg
L1 A P M
x
Pecloo Aoo Cloo Pe
N# X (cm) Mox (Kg*cm) e(x)
1 0 0 -295.178
2 50 3686946.24 | -282.813
3 100 7223404.88 | -270.953
4 150 10609375.9 | -259.597
5 200 13844859.4 | -248.746
6 250 16929855.2 | -238.399
7 300 19864363.4 | -228.558
8 350 22648384.1 | -219.221
9 400 25281917.1 | -210.388
10 450 27764962.5 | -202.061
11 500 30097520.3 | -194.238
12 550 32279590.6 | -186.920
13 600 34311173.2 | -180.106
14 650 36192268.2 | -173.797
15 700 37922875.6 | -167.993
16 750 39502995.5| -162.694
17 800 40932627.7| -157.899
18 850 42211772.3 | -153.609
19 900 43340429.3 | -149.824
20 950 44318598.7 | -146.543
21 1000 45146280.5 | -143.767
22 1050 45823474.7| -141.496
23 1100 46350181.3 | -139.730
24 1150 46726400.3 | -138.468
25 1200 46952131.7 | -137.711
26 1250 47027375.5| -137.459
27 1300 46952131.7 | -137.711
28 1350 46726400.3 | -138.468
29 1400 46350181.3 | -139.730
30 1450 45823474.7 | -141.496
31 1500 45146280.5 | -143.767
32 1550 44318598.7 | -146.543
33 1600 43340429.3 | -149.824
34 1650 422117723 | -153.609
35 1700 40932627.7| -157.899
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36 1750 39502995.5| -162.694
37 1800 37922875.6 | -167.993
38 1850 36192268.2 | -173.797
39 1900 34311173.2| -180.106
40 1950 32279590.6 | -186.920
41 2000 30097520.3 | -194.238
42 2050 27764962.5 | -202.061
43 2100 25281917.1  -210.388
44 2150 22648384.1 | -219.221
45 2200 19864363.4 | -228.558
46 2250 16929855.2  -238.399
47 2300 13844859.4 | -248.746
48 2350 106093759 | -259.597
49 2400 7223404.88 | -270.953
50 2450 3686946.24 | -282.813
51 2500 0 -295.178
6()> 16 fciloo_ Ioo +MT(X)
x) =
1)eC2oo Aoo C2oo })e
N X (cm) Mox (Kg*cm) e(x)
1 0 0 -71.217
2 50 3686946.24 -58.852
3 100 7223404.88 -46.991
4 150 10609375.9 -35.636
5 200 13844859.4 -24.784
6 250 16929855.2 -14.438
7 300 19864363.4 -4.596
8 350 22648384.1 4.741
9 400 25281917.1 13.573
10 450 27764962.5 21.901
11 500 30097520.3 29.724
12 550 32279590.6 37.042
13 600 34311173.2 43.855
14 650 36192268.2 50.164
15 700 37922875.6 55.968
16 750 39502995.5 61.267
17 800 40932627.7 66.062
18 850 42211772.3 70.352
19 900 43340429.3 74.137
20 950 44318598.7 77.418
21 1000 45146280.5 80.194
22 1050 45823474.7 82.465
23 1100 46350181.3 84.231
24 1150 46726400.3 85.493
25 1200 46952131.7 86.250
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26 1250 47027375.5 86.503

27 1300 46952131.7 86.250

28 1350 46726400.3 85.493

29 1400 46350181.3 84.231

30 1450 45823474.7 82.465

31 1500 45146280.5 80.194

32 1550 44318598.7 77.418

33 1600 43340429.3 74.137

34 1650 42211772.3 70.352

35 1700 40932627.7 66.062

36 1750 39502995.5 61.267

37 1800 37922875.6 55.968

38 1850 36192268.2 50.164

39 1900 34311173.2 43.855

40 1950 32279590.6 37.042

41 2000 30097520.3 29.724

42 2050 27764962.5 21.901

43 2100 25281917.1 13.573

44 2150 22648384.1 4.741

45 2200 19864363.4 -4.596

46 2250 16929855.2 | -14.438

47 2300 13844859.4 | -24.784

48 2350 106093759 -35.636

49 2400 7223404.88 [ -46.991

50 2450 3686946.24 | -58.852

51 2500 0 -71.217
N° X Y1 Y2 Y3 Y4
1 0 29.83 -65.12 402.63 178.67
2 50 23.78 -71.18 390.27 166.30
3 100 17.97 -76.98 378.41 154.44
4 150 12.41 -82.54 367.05 143.09
5 200 7.10 -87.86 356.20 132.24
6 250 2.04 -92.92 345.85 121.89
7 300 -2.78 -97.74 336.01 112.05
8 350 -7.35 -102.31 326.67 102.71
9 400 -11.68 -106.63 317.84 93.88
10 450 -15.76 -110.71 309.51 85.55
11 500 -19.59 -114.54 301.69 77.73
12 550 -23.17 -118.12 294.37 70.41
13 600 -26.50 -121.46 287.56 63.60
14 650 -29.59 -124.55 281.25 57.29
15 700 -32.43 -127.39 275.45 51.48
16 750 -35.03 -129.98 270.15 46.19
17 800 -37.38 -132.33 265.35 41.39
18 850 -39.48 -134.43 261.06 37.10
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19 900 -41.33 -136.29 257.28 33.32
20 950 -42.94 -137.89 254.00 30.03
21 1000 -44.29 -139.25 251.22 27.26
22 1050 -45.41 -140.36 248.95 24.99
23 1100 -46.27 -141.23 247.18 23.22
24 1150 -46.89 -141.85 245.92 21.96
25 1200 -47.26 -142.22 245.16 21.20
26 1250 -47.38 -142.34 24491 20.95
27 1300 -47.26 -142.22 245.16 21.20
28 1350 -46.89 -141.85 245.92 21.96
29 1400 -46.27 -141.23 247.18 23.22
30 1450 -45.41 -140.36 248.95 24.99
31 1500 -44.29 -139.25 251.22 27.26
32 1550 -42.94 -137.89 254.00 30.03
33 1600 -41.33 -136.29 257.28 3332
34 1650 -39.48 -134.43 261.06 37.10
35 1700 -37.38 -132.33 265.35 41.39
36 1750 -35.03 -129.98 270.15 46.19
37 1800 -32.43 -127.39 275.45 51.48
38 1850 -29.59 -124.55 281.25 57.29
39 1900 -26.50 -121.46 287.56 63.60
40 1950 -23.17 -118.12 294.37 70.41
41 2000 -19.59 -114.54 301.69 71.73
42 2050 -15.76 -110.71 309.51 85.55
43 2100 -11.68 -106.63 317.84 93.88
44 2150 -7.35 -102.31 326.67 102.71
45 2200 -2.78 -97.74 336.01 112.05
46 2250 2.04 -92.92 345.85 121.89
47 2300 7.10 -87.86 356.20 132.24
48 2350 12.41 -82.54 367.05 143.09
49 2400 17.97 -76.98 378.41 154.44
50 2450 23718 -71.18 390.27 166.30
51 2500 29.83 -65.12 402.63 178.67
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3.18.28. Trayectoria del cable
Para encontrar la ecuacion de la parabola la aproximamos a partir de las graficas de tendencia en el
computador a partir de 3 puntos
Excentricidad constructiva

Cable 1

138.00
12.50
138.00
Soluciéon

Cable 2

104.00
12.50
104.00
Soluciéon

Cable 2

70.00

12.50

70.00
Solucion

8E-05
-0.2008
138

= 5.9E-05

-0.1464
104

3.7E-05
-0.092
70

Ycentro=10.00 m
y=Ax*> + Bx+c
X Y
0 A+ 0 B+ C PI| 0 [138.00
1562500 A + 1250 B + C P2( 1250 | 12.50
6250000 A + 2500 B + C P3[ 2500 [138.00
y=Ax> + Bx + CI
y= 8E-05 x? + -0.201 x + 138.0
y=Ax*> +Bx+c I
X Y
0 A+ 0 B+ C PI| 0 [104.00
1562500 A + 1250 B + C P2{ 1250 | 12.50
250000 A + 2500 B + C P3( 2500 [{104.00
|y=Ax2 +Bx+c|
y= 6E-05 x? + -0.1464 x + 104.0
y=Ax> +Bx+c I
X Y
0 A+ 0 B+ C P1l 0 |70.00
1562500 A + 1250 B + C P2( 1250 [ 12.50
250000 A + 2500 B + C P3[ 2500 [ 70.00
|y=A)c2 +Bx+c|
y= 4E-05 x? + -0.0920 x + 70.0
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N° X (cm) [Cable 1|Cable 2| Cable 3
1 0 138.00|104.00| 70.00
2 50 128.16 | 96.83 | 65.49
3 100 118.72] 89.95 | 61.17
4 150 109.69 | 83.36 | 57.03
5 200 101.05| 77.06 | 53.07
6 250 92.82 | 71.06 | 49.30
7 300 84.99 | 65.35 | 45.71
8 350 77.56 | 59.93 | 42.31
9 400 70.53 | 54.81 | 39.09
10 450 63.90 | 49.98 | 36.05
11 500 57.68 | 45.44 | 33.20
12 550 51.86 | 41.19 | 30.53
13 600 46.44 | 37.24 | 28.05
14 650 41.42 | 33.58 | 25.75
15 700 36.80 | 30.21 | 23.63
16 750 32.58 | 27.14 | 21.70
17 800 28.76 | 24.36 | 19.95
18 850 25.35 | 21.87 | 18.39
19 900 22.34 |1 19.67 | 17.01
20 950 19.73 | 17.77 | 15.81
21 1000 17.52 | 16.16 | 14.80
22 1050 15.71 | 14.84 | 13.97
23 1100 14.31 | 13.82 | 13.33
24 1150 13.30 | 13.09 | 12.87
25 1200 12.70 | 12.65 | 12.59
26 1250 12.50 | 12.50 | 12.50
27 1300 12.70 | 12.65 12.59
28 1350 13.30 | 13.09 | 12.87
29 1400 14.31 | 13.82 | 13.33
30 1450 15.71 | 14.84 | 13.97
31 1500 17.52 | 16.16 | 14.80
32 1550 19.73 | 17.77 | 15.81
33 1600 22.34 |1 19.67 | 17.01
34 1650 25.35 | 21.87 | 18.39
35 1700 28.76 | 24.36 | 19.95
36 1750 32.58 | 27.14 | 21.70
37 1800 36.80 | 30.21 | 23.63
38 1850 41.42 | 33.58 | 25.75
39 1900 46.44 | 37.24 | 28.05
40 1950 51.86 | 41.19 | 30.53
41 2000 57.68 | 45.44 | 33.20
42 2050 63.90 | 49.98 | 36.05
43 2100 70.53 | 54.81 | 39.09
44 2150 77.56 | 59.93 | 42.31
45 2200 84.99 | 65.35 | 45.71
46 2250 92.82 | 71.06 | 49.30
47 2300 101.05| 77.06 | 53.07
48 2350 109.69 | 83.36 | 57.03
49 2400 118.72] 89.95 | 61.17
50 2450 128.16 ]| 96.83 | 65.49
51 2500 138 104 70.00
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3.18.29. trayectoria de tres cables

3|qed |ap eli01r3aAes|
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3.18.30. Calculo de perdidas

Datos de Diseiio

e= 28.02 pulg

L= 984.3 pulg
Ap= 3.82 pulg”2
Ac= 1013 pulg”2
Ie= 521156.26 pulg™4
Ec= 4286826 lb/pulg"2

Ep= 29000000 Ib/pulg”3
Po=  821691.46 Ib

6= 214841.94 1b/pulg"2
Estimacion de la pérdida de Pretensado

En elementos postesados se tiene:

e En elementos postesados

Afor = A pr + A s + M prs + M sz + A per + M pra
(5.9.5.1-2)

Determinacion de perdidas de pretensado
a).- Perdidas por deslizamiento en el anclaje AfpA

Estimando el hundimiento de anclajes de acuerdo a nuestro sistema de pretensado
PROTENDE nos dice que siusamos el gato de pretensar AMC-115 tendremos hundimientos
de 4 a 7 mm en torones de 0.5 pulgadas

AE 6 mm
AE 0.236 pulg.
L= 984.3 pulg.

Ep= 29000000 Ib/pulg.*2

| AfpA = 6959.99 Ib/pulg.”2 3.24 %

b).- Perdida por acortamiento elastico

pi= 0.9* Po

Pi= 739522.32 Ibs.
Mo= 21469455.15 lbs.*pulg.
r"2= 514.47 cm”2
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Donde:

fegp = sumatoria de las tensiones del hormigén en el centro de gravedad de los tendones de pretensado
debidas a la fuerza de pretensado en el momento de la transferencia y al peso propio del elemento en las
secciones de maximo momento

fegp= -689.8 [ Ib/pulg”2 ]
E
_ P
llp = ch
np= 6.76
N=2 Numero de tesados
n=""1,
~on P
n= 1.691
N1 E
= 8.

1166.611 [ lIb/pulg”2 | 0543 %

¢) Perdida por friccion

Para el calculo de las pérdidas por friccion, el perfil parabolico del tendon se aproximara mediante
un arco circular.
Con la siguiente ecuacion:

Replanteo de los Cables a cada

X Yl al Y2 a2

0 1.380 0.2008 1.040 0.1464
6.5 0.414 0.1998 0.336 0.1456
12.5 0.125 0.1988 0.125 0.1449
18.5 0.414 0.1978 0.336 0.1442
25 1.380 0.1968 1.040 0.1435

o = esta variable esta dada en radianes con respecto a la horizontal
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HALLAMOS LOS ANGULOS PARA CADA TRAMO

X Cable 1 Cable 2
6.5 0.0010 0.0008
12.5 0.0020 0.0015
18.5 0.0030 0.0022
25 0.0040 0.0029
k= 6.60E-04 1/m
p= 0.2
verificar st k*x+ p*a < 0.3
X Cable 1 Cable 2
6.5 0.0045 0.0002
12.5 0.0087 0.0003
18.5 0.0128 0.0004
25 0.0173 0.0006

Pérdida por Friccion. Segiin AASHT Apr = fpj (1 i ) (5.9.5.2.2b-2)

b}

fpj

X Cable 1 Cable 2
6.5 67.80 2.34
12.5 130.12 4.51
18.5 192.18 6.67
25 259.11 9.02

Determinamos el % de los esfuerzos finales después de la perdida por friccion en cada tramos en los diferentes

cables:

X Perdidas por Friccion en
7.5 0.45% 0.02%
15 0.86% 0.03%
22.5 1.27% 0.04%
30 1.72% 0.06%
PERDIDAS INSTANTANEAS
fmi = 206456.2 A
Pi= 789619.20
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d).-Perdida por Contraccion del Hormigon

e Para elementos postesados:

AL =10
Afpsr = (9:

b

_ N OSIN (AADA S0 K A
,007) (iVira) (J2.7.5.4.

2

o}
2)

o

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

H = humedad relativa ambiente anual media (porcentaje)
H= 60 En Tarjja

|AfpSR= 42 Mpa =  6091.586 Ib/pulg”2

2.84%

d).-Perdida por Fluencia Lenta del Hormigén

Segun la ACI
Mcds = Momento debido a cargas permanentes

qd= 20.57 Ib/pulg
Mecds = 2490638.56 Ib*pulg
e= 28.02 pulg
Ig= 5211562644 plg 4
Afedp = 133.91 Ib/pulg2

fegp= -689.801303 [ Ib/pulg”2 |

AprR: 12 + f(‘gp — 7 Afcdpz 0

[ Afedp= 7340.26 [ Ib/pulg”2 | 3.417 %

f).- Pérdida por Relajacion
t= 43800 [ Horas | 5 afios
fpy= 230000 [ Ib/pulg”2 |
185810.61 [ Ib/pulg”2 |

e Para cable de baja relajacion:

log(24.07)| f, s :
Mo =—400 Z_O”SD f,, (5.9.5.4.4b-2)
Afpri=_ 22239.80588 [ Ib/pulg”2 | 10.35 % |
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PERDIDAS

Perdidas instantaneas 8386 [ Ib/pulg”2 |
Perdidas diferidas 35672 [ Ib/pulg”2 |
TOTAL PERDIDAS 44057 [ Ib/pulg”2 ]
FUERZA EN EL GATO 214841.94 [ Ib/pulg”2 |
% PERDIDAS 20.5 % |
Fuerza de pretensado efectiva

Pe= 653188.2387 Ib

Pe = 293934.7074 kg
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3.19. Diseifio por corte:

Datos
Pe=

Ac=

C2=

bw=

Ic=

dp=

287694.2 kg

9325.47 em2

107.4 ecm

20 cm

36857668.52 cm4

146.3 cm

Calculo de la exentricidad ecuacion del cable

y= 5.779E-05 x? + -0.14448 x + 104
X= 80

y= 92.81 cm

e= 92.81 cm

Cortante en la seccion estudiada debido al peso propio de la viga solamente

qv= 2238.11 Kg/m
L= 25 m
Vo= 26185.9 kg

Momentopor peso propio
X= 0.8 m
[Mo= 21664.9 Kg'm
Carga muerta:
Ele mento Cargas
Pas amanos : 90.31 kg/m
Postes: 21.49 kg/m
Aceras: 252.00 kg/m
Bordillos: 258.00 kg/m
Losa: 864.00 kg/m
Rodadura: 220.00 kg/m
Viga 2238.11 Kg/m
Total 3943.91 Kg/m

max=
m 0.8=
2166490

174852.34
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| VD= 46141.67 kg

Linea de influencia de la reaccion en el apoyo

1
H““qfii LI para "RA"
| fhaskx ~~__ 0624
145 KIN
0.8m i | : \l
i - 43m - 43im H\\\\‘_
P l - 7 1¢ K..‘;-\%H-\-H"'"\-\._H
A —_ B
-\\ _.r'\\\
L=25m R
p= 14785.80 kg
P/4= 3696.45 kg
[Vert.= 28388.74 kg |

El cortante critico lo multiplicamos por la fraccion de carga =0.7085

Vert= 20113.42 kg |
Por el tandem de disefio: ' o968
iy LI para "RA"™
0920
00m| ™. [~
- | x 3
_' L=25m -
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P= 11216.87 kg

Vert=  21177.45 kg |

El cortante critico lo multiplicamos por la fraccion de carga =0.7085

Vert=  15004.22 kg |

Cortante por la carga de carril

Z

Tt

Verit= 7859 kg

La carga de carril para distribuirla sobre la viga debemos antes multiplicarla por la fraccion de
carga (0.7085)

Verit= 5567.75 kg

Resumen de cortantes:

Carga muerta: 46141.67 kg
Carga viva Camion de disefio: 20113.42 kg
Cortante por la carga de carril 5567.75 kg
Por el tandem de diseiio: 15004.22 kg
M 11588.82 kg
Momento max del Camion de disefio 62480.89 kg-m

Combinacion de Cargas

Donde:

DC=peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
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LL=Sobrecarga vehicular

IM=incremento por carga vehicular dindmica

Resistencia I
Combinaciones de carga y factores de carga para la resistencia [

Vu=1.25*DC+1.75* (LL+IM)

VU= 113156.01 Kg

El esfuerzo en el hormigén en la cara inferior debido solamente al Presfuerzo es:

Fe Few gwc2

2_. — s ——_
S2p Ac ic

[f2p= -108.66 kg/cm2

El momento Mo produce un esfuerzo en la parte inferior de la viga igual a:

Moecd
Ic

o —

|fo= 6.3130 kg/cm2

El momento que produce el agrietamiento por flexion es:

Ir —_—
Mer = — (0,50 Ffc" + 1f2pl — |fal)

| Mecr= 3210269.2 Kg-cm |

Cortante en la seccion estudiada debido a la carga Muerta +carga viva

VD+L= 66255.09 kg
Mb+L=  8414579.0 kg-cm

%
Ver = —2+L Mcr
D+ L

Ver= 25277.16149 kg |

El cortante que produciria una falla por flexion-cortante es:
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Vci:0.159-\/ﬁ-bw-d+V0+Vcrl

Vei=_ 60166.773 kg |

Calculo de Vp
Derivando la ecuacion del cable

dy/dx= 2*0.000057792%x-0.14448

Si X= 0.8 m
tga= 0.144387533 rad _—> a = 8.21 °
Pf= 287694.2 Kg
| Vp=sena Pf Vp "= 41083.22 Kg

P
Jpe = % = 30.850 Kg/cm2

Resistencia Nominal cuando se produce Agrietamiento en el alma

Vew = (0.928 -~ f'le + 0.3 fpc )-bw -d +Vp I

| Vew=  118962.81 kg |

Resumen

Vew= 118962.8 kg
Vei= 60166.77 kg

Para determinar Vn se toma el menor de Veiy Vew :

Vn= 60166.8 kg
Reduciendo el cortante nominal ®dVn = 0,90* Vn = 54150.0954 kg
®DdVn = 54150.10 kg
Vu= 113156.01 kg
Vu < ¢Vn

225



Verificacion de la necesidad de armadura.

si: Vu<=0,5*%¢*(Vc) no necesita
Si: 0,5%¢*(Ve)< Vu<= ¢*(Vc) Av minima
Si: Vu> 0*(Vce) Av necesaria
NECESARIA Av.
N Vi .
Vs =——Vec

| Vs= 65562.12789 kg |

Av. fy.d
o, ]

Vs
N° barras 1 1 1 1
f (mm) 6 8 10 12
A (cm2) 0.283 0.503 0.785 1.13
S (cm)

| S (cm)= 20 |espaciarnient0 calculado

Por tanto se distribuiran estribos de 12mm cada 20cm en los 1/5 laterales de la viga y estribos
de12mm cada 35cm en el tercio central de la viga.
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3.20. VERIFICACION EN ESTADOS LIMITES ULTIMOS.

Para el calculo del momento ultimo de disefio se recurrird al andlisis de cargas usado para la

Momento DC peso propio:

Momento Dw capa de rodadura:

Momento LL + Carga de carril:

Momento IM:

Mu=

677235.325

238619.26 kg:m
17187.5 kg'm
166246.1 kg-m
38026.4 kg:m

kg-m

Calculo del momento nominal a Flexion

fc'=
Bl=
fpu=
hf=
hv=
e=
dp=
b=
fpy=
NeT=
Aps=
Nde barras=
Asl=
As=
fy=
fc=
Nde barras=
As2=
A's=
bw=
ds'=
ds=

Tension en el

1,04 —

350 kg/cm2
0.65
18900 Kg/cm2
18 cm
160.0 cm
13 cm
147.0
155 cm
16170 Kg/cm2
27
26.649 cm”2
7
5.1 cm2
35.7 cm2
4200 Kg/cm2
210 Kg/cm2
6
1.13 cm2
6.78 cm2
20 cm
49.56 cm
157 cm

foy
fpu

0.22

2664.9

diametro de la barra 25.4 mm
Area de acero a traccion =
3570

diametro de la barra 12 mm
Area de acero a compresioén =

acero de pretensado Adherente

35.7 cm2

6.78 cm?2
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Asumiendo comportamiento de seccion rectangular

e Afu T AL
fou

0.85f.8:b + kA, 3
B

C= 34.882 cm

como Ces mayoraC 18 cm en toces se comporta como seccion T

para comportamiento de seccion Te:

F o \ ¥

A ‘ps J‘,_m ++4-_: j-,- _*_js JT}' _0‘8561 Je 00—, J”_f (57311_3}

0,85/, B,b, +k A, ff e
p

c

P

(@]
1]

Q
1

111.63 cm

= cB1; altura del diagrama de tensiones equivalente

72.561 cm

fps= esfuerzo en el acero de presforzado en la resistencia nominal

£ o (1=f_i e RMIh
Jps ‘;p“_ 4 n = st e - iy

fps= 15742 Kg/em2 |

Resistencia a la Flexion

M,= oM, (5.7.3.2.1-1)

S TR A (e g) +0.85-f, - (b—by)- pL-hy - (3 - h—f)

My = Aps - fys {d, - ;) + A, (d - : -

Mn= 76004558.56 kg*cm
b= 0.9

Mr= 68404102.7 kg*cm

Mu= 67723532.5 kg*cm

Verifica en estados limites de Resistencia
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ARMADURA DE PIEL

Datos:
Avh= 1.01 [ecm"2] (2 ¢ 10 mm)
bw= 20 [cm]

S _ Avh
70,0015 % bw g d /6
30 cm

2

Spiel=  33.51 [em]

*Colocar barras de10 mm @ 25 cm en cada cara de la viga, en todo el peralte de la viga.
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3.21. DISENO DE LA ZONA DE ANCLAJE.

Segiin AASHTO:
Longitud del bloque.
Datos
dp= 146.3 cm
Lba > 0.75 dp = 109.73 cm
Lba > 60 cm

Para zonas de anclaje en los extremos de una componente o elemento, la dimension transversal puede ser

tomada como la profundidad y ancho de la seccion

Lba= 160 cm
Se adoptara como longitud del bloque de anclaje igual a 160 cm
Esfuerzos admisibles en la zona de anclaje.

Esfuerzo de contacto en el concreto cuando actua la fuerza nicial de preesfuerzo Pi
En tiempo inicial

Datos
Placa de anclaje
b= 24 cm
a= 24 cm
Al= 576 ¢cm2
A2 = 1600 cm2
fle= 35 Mpa
f'ci= 28 Mpa

t=0
| A
Opg — 0.80 fr.:: IA_- — 0.20 = 1.25 f'-::

"-..I 1
obi= 8.96 kg/cm2 35 kg/cm2

A2/A1 >2.7 2.7778
En tiempo infinito.
T=00

oy = 0.60 F .

(5]
1A
h]
n

ob = 35 kg/cm2 35 kg/cm2
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A2/A1 >2.7 2.778

Determinacion de la armadura necesaria.

Distancia desde el centroide de la seccidn a la fibra superior
Distancia desde el centroide de la seccion a la fibra inferior

Ac= 6535.47 cm2 Area
e= 10.74 cm Excentricidad
Pi= 358908.73 Kg Fuerza de pretensado inicial
Cl= 78.85 cm
C2= 81.17 cm
h= 160 cm Altura total de la viga
1= 21692161.49 cm4 Momento de inercia
li= -18940963.19
S1= -240215.1 cm3 Médulo de la seccion I/C1
S2= -233349.3 cm3 Mdodulo de la seccion I/C2
b= 71.12 cm
Ks= 35.71
Ki= -36.76

Calculo del nucleo limite

Esfurzo de compresion

oyi= 54.92 kg/cm2

oy= 43.93 kg/cm?2
Etapa inicial
oti= -0.25*(fci)*0.5 -1.3 Mpa
oci=0.6*fci 16.8 Mpa

etapa de servicio
ots=-0.5*(fc)*0.5 -2.96 Mpa

oci=0.45*fc 15.75 Mpa

. - GCS
ki (1 _ ) 95.01148
7,

v/

k.‘;(? _ U“‘) 59.74517
ay

K's=

95.01
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K'=

-45.6095

-73.5224

[K'i=

-73.5224

T = Fuerza de tensién que resisten los estribos

C = Fuerza de compresion en la zona de agrietamiento.

Esfuerzos en la fibra superior.

_ i _e= Pi
B B
oS = 70.97 kg/cm2
Esfuerzos en la fibra inferior.
= ﬂ M ex Pi
A %
ci= 38.39 kg/em2

Esfuerzos Normales en Funcion de "y"

Esfuerzos
Y (cm) | normales
Kg/cm2

0 38.39
10 40.43
20 42.46
30 44.50
40 46.54
50 48.57
60 50.61
70 52.64
80 56.12

81.17 56.2
90 54.68
91.5 57.10
100 56.72
110 58.75
120 60.79
130 62.83
140 64.86
150 66.90
160 70.97

80.00

90.00

56.12

54.68
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El momento debido a los esfuerzos normales en el hormigon se calcula en

funcion de "y" (altura de la fibra en tension a partir de la base o fibra inferior)

M,=(2+0,+0,) ;‘32

nen

El momento debido a la fuerza de pretensado inicial en el mismo nivel "y" es:

Mp; = Pi (y —Ca)

Momento Neto.
.mf_\: = .'1l.fﬂ— — ."l.fF:

Momentos en las secciones horizontales de la zona extrema de anclaje.

Distancia "y" a Partir| Momentos debidos| Momentos debidos
. i Momentos Netos
de la fibra Inferior a los esfuerzos a la Fuerza "Pi" (Kg * cm)

(cm) "¢" (Kg * cm) (Kg * cm)
0 0 0 0
10 138932.4845 0 138932.4845
20 565384.3236 0 565384.3236
30 1293837.096 0 1293837.096
40 2338772.379 0 2338772.379
50 3714671.753 0 3714671.753
60 5436016.794 0 5436016.794
70 7517289.082 0 7517289.082
80 10082143.92 0 10082143.92

81.17 10385450.82 0 10385450.82
90 12622040.4 0 12622040.4
91.5 13286352.64 0 13286352.64
100 15824125.57 3050724.205 12773401.37
110 19439237.11 6639811.505 12799425.6
120 23481856.59 10228898.81 13252957.78
130 27966465.59 13817986.11 14148479.49
140 32907545.7 17407073 .41 15500472.29
150 38319578.49 20996160.71 17323417.78
160 44834926.21 24585248.01 20249678.21
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La fuerza de tension T por su brazo con respecto a C debe ser igual al maximo

momento neto.

MN max= 13286353 kg *
h= 160 cm

/3 ;
I { Z ;;) = .'"-fx Maximo

[T= 110719.6 kg

Calculo del acero de refuerzo.

| para dos piernas

T
fs= 1400 K g/cm2 As=—
s

[As = 79.09 cm2

[As = 19.77 em2

| para cuatro pienas

18 ¢ 12mm c/9
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3.22. Disefio de los diafra‘gmas.

Las vigas transversales o diafragma son estructuras rigidas, no existiendo rota -
cion en sus apoyos pero si deformaciones debido a los asentamientos.

,I]/ a ,Il, S 4b a =X
a= 0.8
S = 2.4
Ubicacion de los diafragmas:
b= J= = e
=1 =1 =1 =1
8 9 8

Cargas permanentes.-
La base de las vigas transversales deben ser por lo menos de 15 cm para que
se pueda colocar doble armadura. La altura se lo adopta descontando la losa y

una altura libre de 25 cm
7 P _Propio=b*h*y,.,.
1.35 Gy = 2400 Kg/m’

P propio= 648 Kg/m

0.2

[ : 648 KG

3 B

0.8
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Mbpc = 467 Kg*m Voc= 778 Kg

Para el momento negativo hacemos actuar el peso propio de los voladizos con su

longitud ('a ).

M _ QPipropio a _ 207 Kg*m

Sobrecarga vehicular.-
Calculamos la reaccion de la fila de ruedas que actiian en el diafragma central.
Nos asumimos dos tramos isostaticos que provocan una reaccion "R".

14785.9 Kg 14785.88 Kg 3569 Kg
47 43 43 3.7
4 W v ) v ~
paN PAN
; 9 2 % 8 .
| R1 I R2
147859%*4.7+147859%*9
5 =Rl= 22507
R=R1+R2= 24157.663 K
3569%4.7 B 00 B8
" =R2= 1650.7 multiplicamos por la carga de carril = 0.7085
8 R= 17115.704 kg

Segun la norma a la que nos basamos afiadimos el impacto un pocentaje del 33%.
R+ (IM)= 227639 Kg
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Calculo del momento maximo por carga viva

Abhora calculamos los efectos de la carga viva que seran:

Segtn Courbon, la distancia X a la cual el momento es maximo esta dada por:
X=e+d

e=(S/6)-(d/2)

d= Distancia de una de las filas de ruedas interiores al centro de gravedad del conjunto
de filas de ruedas.

d=18/2= 0.9 m
e=(S /6) - (d/2)= -0.05 m
X= 0.85m
) B ) 5 0.9m [ 0.85m B D o
T : l :

v
e

MrL= 2479.72 Kg*m

para el cortante maximo solo hacemos actuar una de las ruedas en el apoyo

o
}
=

222494

| 2392,9

1.80m
L]

ﬁm
w

E

[ﬁ
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T 1848.24 kg

V
I . - h

-5544.71 kg

VLL= 5544.71 Kg

Solicitaciones mayoradas.-
Tomaremos en cuenta que solo interviene efectos por carga permanente y sobre-
carga vehicular que ya viene afectada por el impacto del 33%.

Mu(+) =1.25*Mdc+1.75*(Mu+IM)= 6355.3 Kg'm
Mu (-) = 1*(1.25* Mbc ) = 264.96 Kg*m
T = 1% {123 %70 1734 = 50513 Kg
Resumen
Momento (+) kg*m 6355.3 Kg*m
Momento (-) kg*m 264.96 kg*m
Cortante 50513 kg

Cilculo de armaduras.-
* Armadura a flexion.- As (+)

M omento ultimo (Mu) = 635529.83 Kg*cm

r (recubrimiento) = 3 cm

h (altura del diafrag.)= 135 cm
d (altura efectiva) = 132 cm

b (base del diafrag) = 20 cm

f'e= 210 Kg/lem’
fy= 4200 Kg/em’
f= 1.6 cm

Para aplicar el disefio por flexion se debe cumplir: ‘L > 0.4 = 0.61
— L -

1 para 1>E'\2 z=02=(L+2=xh)

2 para L 1 z—0.6rL
h
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Donde

h= 1.35 m
Calculo L
1= 2.4m
L= 253m

Adoptamos la menor

L= 24 m
para 1 1.8 el brazo sera 7=02x(L+2xh)
'Mu
[»15 RTINS
0 - f\' 4
7= 1.02 m
7= 102 cm
As= 1.648329 cm?2
Calculo de la armadura minima
A =08 VI, i |
smin Y- ’f}_* w T
Asmin= 73 cm2 8.8629

Adoptamos Amin= 8.862857 cm?2

7.843236

N° de barras = 8 ¢ 12 mm ¢/7

El refuerzo por flexidn debe distribuirse en una franja igual

Y =025«h—-0.05+L

y= 21.8 cm
y= 27.0 cm
Adoptamos = 21.8 cm
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* Armadura a flexion.- As (-)

Momento dltimo (Mu) = 264960 Kg*cm

r (recubrimiento) = 3 cm

h (altura del diafrag.) = 135 cm
d (altura efectiva) = 132 cm

b (base del diafrag) = 20 cm

f'e= 210 Kg/em’
fy= 4200 Kg/cm’

[As=  0.11405 em”2) SR

Calculo de la armadura minima

JF _ i

Asmin =0.8 = f—yc * bw *d Ssmun 7 }‘\ TR Tt
Asmin= 7.3 cm2 8.8629 cm2

Adoptamos Amin= 8.862857 cm2

El refuerzo para momento negativo sobre los apoyos debera repartirse en dos franjas
paralelas al eje de la viga.
La primera, con una fraccién del area total igual a

L
05(2—1)4s
, deberad repartirse en una altura igual a 0.2h

y la segunda con el resto del area, se repartira en una franja igual a 0.6h
debajo de la primera.

Asl= 3.45 cm2 (Primera franja). a una altura de 0.2*h
As2= 5.42 cm2 (Franja intermedia). a una altura de 0.6*h
| (Primera franja). 5¢ 10 mm ¢/10 |
| (Franja intermedia). 8 ¢ 10 mm ¢/23
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3.22.1. Diseiio por corte:

Aplicar el disefio por corte se debe cumplir:

{
d

=5 1.82 <5

- Y g 5 ¢ 10 mm c/10
e 1
¥4
fx s
W
I
+“‘--,j'" -
o o .\.
o ___._.:.:.%_ 8 ¢ 10 mm ¢/23
L SR
e
J_," C A
L
1+ ¥
i
B | o 8¢ 12 /7
- F

Para el disefio a corte debemos considerar el Vuy Mu que se produce en la seccién critica.
La seccion critica para el corte medida desde la cara del apoyo debe tomarse como

X'=0.15*%h= 36.0 cm
X= 46.0 cm
Vu= 50513 kg

Mu=  6355.3 Kg*m

Fu = Ui n
entonces:
. =17 + s
e
In/h= 1.8
Var == 2.1,/ Ffcvbw +d 51

5
-
b
M
b
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59427 <= 80340.19  (cumple) |

La resistencia al corte proporcionado por el hormigdn se toma como:

v |[35 2.5 ]]|[n5’_’+1?5 V’”*d]] bw = d
= _ f k3 kS
c . ST S e oW ” w
El termino
|[3.5 _ g5t J| <25 3.3 2.5
Vusd
A=
= = 0.00321
W bwed
Vusd _049.15
Mu
[ Ve= 3961259.9 kg
Pero no debe ser mayor que
1.6, fcxbw=d 61211.58 kg Cumple!!

Setoma Vc= 61211.6 kg

Ve=FVn—Vr

s = -1785.05 kg
aplicando el cddigo del ACI se debe proporcionar acero con la cuantia minima.
Nota: Se asume estribos de 10mm = 0.71 cm2 para la armadura vertical
Para Av el acero de refuerzo no debe ser menor que 0.001%b + S

g
con una separacion maxima de  Sv < - 0 Sv < 50cm

Sv= 24 cm
Sv= 26 cm
Adoptar una separacion de 25 cm

242



13 $10mm c/25
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3.23. Calculo del apoyo de Neopreno

Datos

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 tandem de disefio, o

* 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del
carril 6 5 por ciento del tandem de disefio mas la carga

del carril
BR= 3696,47 kg Camion de disefio
BR=  2804,22 kg Tandem de diseiio
BR= 1411,00 kg Camion de disefio mas la carga del carril
BR= 594,42 kg Tandem de disefio mas la carga del carril

Carga de accesorios

g= 1485,81 kg/m

Z

I
Reaccion RA= 18312,61 kg RB= 18312,61 kg
Carga de la viga

= 1568,51 kg/m
{

Reaccion RA= 19331,89 kg RB= 19331,89 kg

Camion de disefio

9

3569.01k

4
%
. 14T8589kg
’ 78589 kg
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Reaccion RA= 3824.,45 kg RB

29316,32 kg

Reaccion Total
RA= 41468.,95 kg
RB= 66960,82 kg

Fuerza horizontal

BR= 3696,47 kg

Disefio de los apoyos de neopreno.

eje transversal

N= 66960,82 Kg

eje paralelo

Predimensionamiento.-

B. = Z <10 MPa

A = Superficie teodrica de contacto entre placas (m2)
N = Carga méxima en estado de servicio
B, = Fatiga maxima admisible en compresion para el neopreno (Mpa)

B~ 10 Mpa= LEH7 Kg/m2
4N 0,067 m2
ﬂnm

P, = Fatiga de trabajo en compresion para el neopreno (Mpa)
a = Dimension menor del neopreno y en el sentido paralelo al trafico
b = Dimensién mayor del neopreno y en el sentido transversal al trafico
e = Espesor de una de las placas que constituyen el neopreno, como ser
0.8; 1.0; 1.2;1,5 cmen casos especiales de 0.5 y 2.0 cm

Un valor tentativo sera de: a=+/A= 026 m
Conocido "a" se adopta un espesor ""e'" de modo que satisfaga la condicion.
- a
e= 0,015 m 12<—<22

e= 1,50 cm ¢
12,00 < 17,25 < 22,00
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Se establece la fatiga maxima admisible con la siguiente expresion:

B. <0.6*% <13.2MPa

e
B,= 1035 < 13,20 Mpa cumple!!!
El area requerida sera: N
Areq = F = 0,06 1’1’12
La otra dimension de la placa sera: A
b=-—-""=025 m
a
Pero debemos cuidar que se cumpla: a<lb
a= 0,25 m b= 0,40 m
La fatiga media del aparato de apoyo sera:
N
ﬁm = = 6,70 Mpa < 12,00 Mpa cumple
a*b
Tomando G= 0,90 "MPa calculamos:
* La distorsion por fluencia lenta:
H, .01
y o 00 01111 < 0,70

T a*h*G 030%030%0.9
* La distorsion por cargas instantaneas:

H, 0.02

_ _ - 02222 < 1,20
a*b*G  0.30%0.30%0.9

1

H = Fuerza horizontal

G = Moddulo de elasticidad transversal del neopreno (0.8; 1.0) MPa

n = Distorsion debida a la retraccion, deformacion lenta, frenado,viento etc
Estimaremos una deformacion horizontal transmitida por la superestructura de:

d= 0,03 m

Ahora determinamos la altura ""h" de las placas de neopreno:
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h = = 0,08 m
:u i + lu il
El nimero de placas sera: L
n=—= 500 = 5,00
e
Adoptamos 5,00 placas de 1,50 cm
Totalizando una altura de: h= 0,08 m

En estas condiciones, la rotacion de la placa es:

3
e
Q=33* — | *B,
a

Q= 0,0074 rad

Siendo la rotacion maxima para todo el apoyo de : n*Q
n*Q= 0,0369 rad

La friccion entre neopreno y viga es:

H= 3696,47 kg fuerza horizontal
N= 66960,82 kg fuerza vertical
H
=|—[£04
g (Nj
= 0,06 OK!!

Verificacion de deformacion vertical del neopreno:

p-eroe(®) -

e

placas
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¢=0,75 para placas rectangulares
En= 125,00 Mpa

5, = Pnxp
E

n

_ 0,
0, =

0040 m

La fatiga en las placas de 1 mm de acero que van intercaladas en la goma es:

Datos:

B, =0.75*§*ﬂ

m

Ba= 7533 <

140 Mpa

OK!!

Cilculo de l1a armadura de los dados de apoyo
Armadura paralela a "a"

N= 66960,82 kg

&
Il

o
fy=

fyd
Nd=

50,00 cm
30,00 cm
4200,00 kg/om’

3652,17 kg/em2
98359,19 kg

Armadura paralela a "b"

Datos:

N= 66960,82 kg

on
Il

bo™
fy=
fyd=
Nd=

50,00 cm
30,00 cm

4200,00 kg/em’
3652,17 kglem2
98359,19 kg

p - @ T
As.::.f)v." = O,.j.."'\'a’rd[ ! ]

Asa=

Asb f}u‘

Asa=

1,91 cm’

323 cm’

-b
=0,3Nd[b 1

323 cm’

£ seniide paralelo awan

03%N* 2%

Asa =

] en sen tido paralelo a«by
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Calculo espasiamiento
Sa= 11,00 cm
Sb= 11,00 cm

Numero de barras

N° a= 4,55 = 5,00
N° b= 4,55 = 5,00
Dados.- VISTA EN PLANTA
,4
0,40 B
B
HA——F -
0,25
IIV 'III
A
Asumimos:
A 50,00 cm
B= 50,00 cm
[~ = = = - [
e |
:_ FEE j Armadura X=
Japse s denasha)
T i LR R e
T 1 Fob ) | Armadura Y=
beficeediceictcl
[ SO PR

5310 /11

5310 /11
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3.24. DIMENSIONAMIENTO DE ESTRIBO
PROYECTO: PUENTE CRUCE ROSILLAS

DESCRIPCION ESTRIBO
LONGITUD: 25
ANCHO TOTAS.4 (Ancho de via + veredas)
FECHA: 08/12/2011
N  Dparapst
-
Elosa
.
hviga
Enecprent [l::

7 NIVEL MAX. DE AGUAS

o
=

Lap
b2

¥ LT

Hpant

B J
B
DIMENSION |CALCULADO | REDONDEADO | OBSERVACION
H 8.6 8.6 Dato
h 3.5 3.5 Dato
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(1){B=0.6H 5.16 5.5 Criterio
(1){D=0.1H 0.86 0.9 Criterio

tsup 0.3 0.3 Valor miimo
(1)|tinf=0.1H 0.86 0.9 Criterio
(1)|[L=B/3 1.72 1.75 Criterio

elosa 0.18 0.18 Dato

hviga 1.6 1.6 Dato

eneopreno 0.06 0.06 Dato

hparapeto 1.84 1.84 elosa+hviga+eneoy

bparapeto 0.2 0.2 Asumido

el 0.15 0.15 Asumido

e2 0.45 0.45 Asumido

DIMENS ION|CALCULADO(REDONDEADO| OBSERVACION

bl 0.2 0.2 Asumido

b2 0.35 0.35 Asumido

s° 6.76° 6.76° Calculado
(2)[Nminimo | 0.2438862 -- Segun Norma MT}

N 0.65 0.65 Calculado

ha 1.8 1.8 Dato

tha 0.3782609 | 0.37826087 |Calculado

Hpant 7.7 7.7 Calculado

NOTAS:

(1) Predimensionamiento tomado del texto "Principios de Ingenieria de

Cimentaciones" de Braja M. Das, pgna. 389

La longitud de la cajuela N=(200+0.0017L+0.0067H)(1+0.0001255°)

2)

en mm, donde H=0 en puentes de una sola luz. Del "Manual de

Diserio de Puentes 2002" del MTC, titulo 2.11.2
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3.24.1. DEFINICION DE CARGAS

PROYECTO: PUENTE CRUCE ROSILLAS
DESCRIPCION: ESTRIBO

LONGITUD: 25

ANCHO TOTAL: 54 (Ancho de via + veredas)
FECHA: 08/12/2011

1. DATOS PREVIOS
Reacciones debido a:

Y concreto= 2.40 Ton/m3 R(DC)= 39.02 Ton )

ym= 1.80 Ton/m3 * R(ODW)=2.71Ton

b= 31° ! R(LL)= 29.32 Ton "

(1) % Impacto=0.00% ) R(PL)= 4.56 Ton

2 9= 1.47 Ton/m °

B R e

hErR
q
o
R{DC .DW LL PL)
My |
pogacps
5
|
|
|
I 1
I 1
| |
¥ el @
e
I
[ gC I
| |
I I
I I
| |
e
i i
[ | LSv
I |
I ]
I T
|
_:._ L L
10 11 12
o
g [ ]
WA
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2. PESO PROPIO (DC) Y DEL SUELO (EV):

CALCULO DE DC

N° VOL. (m3) DC (Ton) x (m) DC*x (Ton*m)
1 2.75 6.60 2.75 18.15

2 1.71 4.11 2.50 10.28

3 1.58 3.79 2.15 8.14

N° VOL. (m3) DC (Ton) x (m) DC*x (Ton*m)
4 0.05 0.1 2.28 0.25

5 0.08 0.19 2.77 0.52

6 0.13 0.31 2.58 0.79

7 0.37 0.88 2.90 2.56

10 0.36 0.86 1.20 1.04

1 0.36 0.86 2.25 1.94

12 0.56 1.34 3.63 4.88

> - 19.06 - 48.55

CALCULO DE EV

N° VOL. (m3) EV (Ton) x (m) EV*x (Ton*m)
8 1.92 3.46 2.83 9.76

9 19.25 34.65 4.25 147.26

z - 38.11 - 157.02

DC="19.06 Ton EV="38.11 Ton

x= 2.547607128 x= 4.120775812
3. PESO PROPIO PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (DC):

DC= 9.755 Ton/m
x= 2.475

4. CARGA MUERTA PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (DW):

DW= 0.678 Ton/m
x= 2.475

5. PRESION ESTATICA DEL SUELO (EH Y EV):

2
cos“l¢g— )
K= . — (4.1)
2 1 |sen ¢ +d)senl¢—1i)
cos” Beosl B +6)1+,) z -
\ cosl B + ) cos| g —i)

d=¢/2= 15.5°
ym= 1.80 g/cm3
3) Ka= 0.2896

Empuje estatico:
E= 19.28 Ton
EH= 18.57 Ton
EV= 5.15 Ton
y= 2.866666667
x= 5.5
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6. CARGA VIVA PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (LL):

LL= 7.33 Ton/m
X= 2.475

7. FUERZA DE FRENADO Y ACELERACION (BR):
4 BR=5%LL= 0.37 Ton
hsr= 1.8
y= 10.4

8. SOBRECARGA PEATONAL PROVENIENTE DE LA SUPERESTRUCTURA (PL):

PL= 1.14 Ton/m
x= 2.475

9. SOBRECARGA SUPERFICIAL Y DE TRAFICO (LS):

pu= 0.43 Ton/m
LSH= 3.66 Ton LSv= 4.19 Ton
y=4.3 x= 4.075
10. COMBINACION DE CARGAS

LL
M
ESTADO DC | DW | EH EV BR | WA n
PL
LS

RESISTENCIA 1 ] 0.90 | 0.65 | 1.50 [ 1.35 [ 1.75 | 1.00 | 1.00
RESISTENCIA' 1 |1 0.90 | 1.50 | 1.50 [ 1.35 | 1.75 | 1.00 | 1.00
RESISTENCIA'1 | 1.25] 065 | 1.50 [ 1.35 | 1.75 | 1.00 | 1.00
RESISTENCIA'1 | 1.25] 150 | 1.50 [ 1.35 | 1.75 | 1.00 | 1.00

NOTAS:
¢ Incremento de carga viva por efectos dinamicos, Tabla 2.4.3.3 del "Manual de
Disefio de Puentes"” del MTC
(2) g puede ser asumido como la sobrecarga distribuida del vehiculo de disefo.
) Ka obtenido de las ecuaciones propuestas por la teoria de empujes de
Coulomb, segun el "Manual de Diserio de Puentes 2002" del MTC, Apéndice C.
" () Punto de aplicacién de la fuerza de frenado y aceleracién a 1.8m sobre el
tablero, segun el "Manual de Disefio de Puentes 2002" del MTC, titulo 2.4.3
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3.24.2. VERIFICACION DE ESTABILIDAD

PROYECTO: PUENTE CRUCE ROSILLAS
DESCRIPCION: ESTRIBO

LONGITUD: 25

ANCHO TOTAL: 54 (Ancho de via + veredas)
FECHA: 08/12/2011

1. DATOS PREVIOS

F.s.D.= 150 u= 0.60
F.S.V.=" 200 ot=" 3.00' Kg/cm2

2. FUERZAS Y MOMENTOS ACTUANTES FACTORADOS

FUERZAS ACTUANTES (Ton)
COMBINACION | Ex LSH BR | nxzF
RESISTENCIA 1| 27.86 | 6.41 | 0.64 | 34.91
RESISTENCIA 1| 27.86 | 6.41 | 0.64 | 34.91
RESISTENCIA 1| 27.86 | 6.41 | 0.64 | 34.91
RESISTENCIA 1| 27.86 | 6.41 | 0.64 | 34.91

MOMENTOS ACTUANTES (Ton-m)
COMBINACION | EHx LSH BR | nZM
RESISTENCIA 1| 79.87 | 27.55| 6.67 |114.09
RESISTENCIA 1| 79.87 | 27.55| 6.67 [114.09
RESISTENCIA 1| 79.87 | 27.55| 6.67 [114.09
RESISTENCIA 1| 79.87 | 27.55| 6.67 [114.09

3. FUERZAS Y MOMENTOS RESISTENTES FACTORADOS:

FUERZAS RESISTENTES (Ton)
COMBINACION| DC | DW | LL PL Ev | LSv | nzF
RESISTENCIA1]| 25.93 | 0.44 | 12.83| 2.00 | 58.40| 7.33 [106.92
RESISTENCIA1]| 25.93 | 1.02 | 12.83| 2.00 | 58.40| 7.33 [107.50
RESISTENCIA 1] 36.01 | 0.44 | 12.83| 2.00 | 58.40| 7.33 (117.01
RESISTENCIA 1] 36.01| 1.02 | 12.83| 2.00 | 58.40| 7.33 [117.58

MOMENTOS RESISTENTES (Ton-m)
COMBINACION| DC | DW | LL PL Ev | LSv | nzM
RESISTENCIA 1] 65.42 | 1.09 | 31.75| 4.94 |250.23| 29.88(383.31
RESISTENCIA1| 65.42| 2.52 | 31.75| 4.94 [250.23| 29.88(384.73
RESISTENCIA 1] 90.87 | 1.09 | 31.75| 4.94 [250.23| 29.88(408.75
RESISTENCIA1]| 90.87 | 2.52 | 31.75| 4.94 [250.23| 29.88(410.17
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4. ESTABILIDAD AL DESLIZAMIENTO

COMBINACION uSFv/ZFH

RESISTENCIA 1 1.838 OK!
RESISTENCIA 1 1.848 OK!
RESISTENCIA 1 2.011 OK!
RESISTENCIA 1 2.021 OK!

5. ESTABILIDAD AL VOLTEO

COMBINACION IMR/ZMa

RESISTENCIA 1 3.360 OKI!
RESISTENCIA 1 3.372 OK!
RESISTENCIA 1 3.583 OK!
RESISTENCIA 1 3.595 OK!

6. PRESIONES SOBRE EL SUELO

TALON
T
Qs
B/6= 0.917
COMBINACION x (m) e (m) gmax (Ton/m) [ gmin (Ton/m)

RESISTENCIA 1 2.51810.232| OK!' |24.36| OK! |14.52| oKk
RESISTENCIA 1 2.51810.232| oK' |2450| OK! |14.59( ok
RESISTENCIA 1 2.51810.232] OK!' |26.65| OK! |15.90( oK
RESISTENCIA 1 2.51810.232] OK!' |26.79| OK! |15.97| oK
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3.24.3.ANALISIS ESTRUCTURAL

PROYECTO: PUENTE CRUCE ROSILLAS
DESCRIPCION: ESTRIBO
LONGITUD: 25
ANCHO TOTAL: 54 (Ancho de via + veredas)
FECHA: 08/12/2011
ER

—

hes

[T

EEAAREARAA N iRNARRRRAR R

|

D.F.C

1. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO DE DISENO (EN LA BASE DE LA

PANTALLA)
y=7.7
. CORTANTE Vd (Ton) - A "d” DE LA CARA
COMBINACION
En LSH BR nxzVd
RESISTENCIA1 21.93 5.68 0.64 28.26
RESISTENCIA1| 21.93 5.68 0.64 28.26
RESISTENCIA1 21.93 5.68 0.64 28.26
RESISTENCIA1| 21.93 5.68 0.64 28.26
. MOMENTO M (Ton-m) - MAXIM O
COMBINACION
En LSH BR nzM
RESISTENCIA1| 57.33 22.08 6.09 85.50
RESISTENCIA1| 57.33 22.08 6.09 85.50
RESISTENCIA1| 57.33 22.08 6.09 85.50
RESISTENCIA1| 57.33 22.08 6.09 85.50

2. UBICACION DE M/2 PARA EL CORTE DEL ACERO:

y= 5.340 m |
ty= 0.631 m
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Mu= 85.50 Ton-m

Mu/2= 42.77 Ton-m OK!
COMBINACION MOMENTO M/2 (Ton-m)
En LSH BR nx(M/2)
RESISTENCIA1 27.57 10.62 4.58 42.77
RESISTENCIA1 27.57 10.62 4.58 42.77
RESISTENCIA1 27.57 10.62 4.58 42.77
RESISTENCIA1 27.57 10.62 4.58 42.77

3. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN LA BASE DEL PARAPETO

COMBINACION

CORTANTE Vdparap (Ton) - A "d” DE LA CARA

EH LSH BR nzVd
RESISTENCIA 1 1.18 1.32 0.64 3.14
RESISTENCIA 1 1.18 1.32 0.64 3.14
RESISTENCIA 1 1.18 1.32 0.64 3.14
RESISTENCIA 1 1.18 1.32 0.64 3.14

COMBINACION MOMENTO Mparap (Ton-m) - MAXIM O

EH LSH BR nzM
RESISTENCIA 1 3.27 1.26 2.33 6.87
RESISTENCIA 1 3.27 1.26 2.33 6.87
RESISTENCIA 1 3.27 1.26 2.33 6.87
RESISTENCIA 1 3.27 1.26 2.33 6.87

4. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN EL TALON DE LA ZAPATA

— DC EV,LSv
L
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CORTANTEVd (Ton) - A "d”" DE LA CARA

COMBINACION Kcag

(Ton/m) DC LSv EV Q nzVd
RESISTENCIA1] 19.619 -5.40 -7.33 -51.44 61.14 -3.04
RESISTENCIA1| 19.725 -5.40 -7.33 -51.44 61.47 -2.71
RESISTENCIA1| 21.469 -7.51 -7.33 -51.44 66.89 0.61
RESISTENCIA1]| 21.575 -7.51 -7.33 -51.44 67.22 0.94

COMBINACION qgcara MOMENTO M (Ton-m) - MAXIM O

(Ton/m) DC LSv EV Q nzM
RESISTENCIA1| 19.619 -7.90 -10.45 -73.31 92.52 0.87
RESISTENCIA1| 19.725 -7.90 -10.45 -73.31 93.03 1.39
RESISTENCIA1]| 21.469 -10.97 -10.45 -73.31 101.22 6.50
RESISTENCIA1| 21.575 -10.97 -10.45 -73.31 101.73 7.01

5. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN LA PUNTA

DE LA ZAPATA
qcara CORTANTEVd (Ton) - A "d"DE LA
COMBINACION CARA
(Ton/m) DC Q nzV
RESISTENCIA1| 21.230 -3.27 38.30 35.03
RESISTENCIA1| 21.346 -3.27 38.51 35.24
RESISTENCIA1| 23.229 -4.54 41.90 37.36
RESISTENCIA1| 23.345 -4.54 42.11 37.57
qcara MOMENTO M (Ton-m) - MAXIM O
COMBINACION
(Ton/m) DC Q nzM
RESISTENCIA1| 21.230 -2.98 38.90 35.93
RESISTENCIA1| 21.346 -2.98 39.12 36.15
RESISTENCIA1| 23.229 -4.13 42.55 38.42
RESISTENCIA1| 23.345 -4.13 42.77 38.64
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3.24.4. DISENO ESTRUCTURAL

PROYECTO: PUENTE CRUCE ROSILLAS
DESCRIPCION: ESTRIBO
LONGITUD: 25
ANCHO TOTAL: 54 (Ancho de via + veredas)
FECHA: 08/12/2011

1. DATOS

fc= 210 Kg/lcm2 *

r(pant)= 0.07 m
¢ (Flexion)=0.90

]

]

fy= 4200 Kg/cm2"™
r(zapata)= 0.07 m )
¢ (Corte)=0.90 R
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2. DISENO DE LA PANTALLA
VERIFICACION DE CORTANTE
¢Ve= 57.37 Ton
Vu= 28.26 Ton OK!

ACERO VERTICAL

CARA INTERIOR
DESC. VALOR
Mu 85.50 Ton-m
d 0.83
a 6.68 cm
As 28.40 cm2
D 0.0034
pmin 0.0015
20 mm 2.85cm2 |[OKI
N° Aceros 9.96
s (Calculado) | 10.04 cm
s (Redond.) 10 cm
AsVint mm20@10
Ld 0.72
Lcorte (calc) 3.08
Lcorte (redond) 3
Asvint/2 mm20@20

ACERO HORIZONTAL
PARTE INFERIOR

DESC. VALOR
12.7 mm 1.27 cm2
D 0.0020
Ash 16.60 cm2
Ash/3 5.53 cm2
N° Aceros 4.36

s (Calculado) | 22.95cm
s (Redond.) 23 cm

Ashint mm12.7@23
16 mm 1.98 cm2
2*Ash/3 11.07 cm2
N° Aceros 5.59
s (Calculado) | 17.89 cm
s (Redond.) 18 cm

Ashext mm12.7@18

CARA EXTERIOR
DESC. VALOR
20 mm 2.85cm2
ASmin 12.45 cm2
N° Aceros 4.37
s (Calculado)| 22.89 cm
s (Redond.) 23 cm
AS Vext mm20@23

PARTE SUPERIOR

DESC. VALOR
12.7 mm 1.27 cm2
D 0.0020
Ash 11.22 cm2
Ash/3 3.74 cm2
N° Aceros 2.94
s (Calculado)| 33.97 cm
s (Redond.) 30 cm
Ashint mm12.7@30
16 mm 1.98
2*Ash/3 7.48 cm2
N° Aceros 3.78
s (Calculado)| 26.48 cm
s (Redond.) 25cm
Ashext mm12.7@25

261



RESUMEN:

Ashint

mm12.7,1@5,13@23,r@30

Ashext

mm16,1@5,17@18,r@25

3. DISENO DEL PARAPETO

VERIFICACION DE CORTANTE
$Ve= 8.99 Ton
Vu= 3.14 Ton

OK!

ACERO VERTICAL INTERIOR

DESC. VALOR
Mu 6.87 Ton-m
d 0.13
a 3.86 cm
As 16.42 cm2
o 0.0126
pmin 0.0015
16 mm 1.98 cm2
N° Aceros 8.29
s (Calculado) 12.06 cm
s (Redond.) 12 cm
ASVpar mm16@12

OKI!

ACERO VERTICAL EXTERIOR

| ASVpar—ext

[mm12.7@30|

ACERO HORIZONTAL

4. DISENO DEL TALON DE LA ZAPATA

VERIFICACION DE CORTANTE
¢Ve= 57.37 Ton
Vu= 0.94 Ton

ACERO LONGITUDINAL

CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu 7.01 Ton-m
d 0.83
a 0.53 cm
As 2.24 cm2
p 0.0003
pmin 0.0015
20 mm 2.85cm2
N° Aceros 4.37
s (Calculado) | 22.89 cm
s (Redond.) 23 cm
Aslinf mm20@23
ACERO TRANSVERSAL
| Ast | mm20@23 |

[ Ashpar  [mm12.7@30]
OK!
CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
20 mm 2.85cm2
ASmin 12.45 cm2
N° Aceros 4.37
s (Calculado)| 22.89 cm
s (Redond.) 23 cm
Aslsup mm20@23
Usar Asmin!



5. DISENO DE LA PUNTA DE LA ZAPATA
VERIFICACION DE CORTANTE
¢Ve= 57.37 Ton
Vu= 37.57 Ton OK!

ACERO LONGITUDINAL

CARA INFERIOR CARA SUPERIOR
DESC. VALOR DESC. VALOR
Mu 38.64 Ton-m 20 mm 2.85cm2
d 0.83 ASmin 12.45 cm2
a 2.95cm N° Aceros 4.37
As 12.54 cm2 s (Calculado)| 22.89 cm
0 0.0015 s (Redond.) 23 cm
pmin 0.0015 AS|sup #20@23
20 mm 2.85cm2 |OKI!
N° Aceros 4.40
s (Calculado) | 22.73cm
s (Redond.) 22.5cm
Aslinf mm20@22.5
ACERO TRANSVERSAL
| Ast #20@23
3.25. Calculo del Estribo Lateral
A T
86 1\ L5
i th
v , |
a2 !
N ST3
1 \\ :
L/
a= 573 m
a/2= 2.87 m
h= 43 m
L= 517 m
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3.25.1. DIMENSIONAMIENTO DE ESTRIBO

PROYECTO: PUENTE CRUCE ROSILLAS
DESCRIPCION ESTRIBO ESTE

LONGITUD: 25.00 m

ANCHO TOTA5.40 m (Ancho de via + veredas)

ts'4

DIMENSION [CALCULADO | REDONDEADO | OBSERVACION
H 7.80 m 7.80 m |Dato

h 3.50 m 3.50 m |Dato

B=0.6H 4.68 m 470 m |Criterio
D=0.1H 0.78 m 0.80 m  |Criterio

tsup 0.30 m 0.30 m [Valor minimo
tnf=0.1H 0.78 m 0.80 m |Criterio

L=B/3 1.56 m 1.60 m |[Criterio

s°® 4.61° 4.61° Calculado
Hpant 7.00 m 7.00 m |Calculado

264



3.25.2. DEFINICION DE CARGAS

PROYECTO: PUENTE CRUCE ROSILLAS
DESCRIPCION: ESTRIBO ESTE

LONGITUD: 25.00 m

ANCHO TOTAL: 540 m (Ancho de via + veredas)

1. DATOS PREVIOS

geoncreto= 2.40 Ton/m3'
gm= 1.80 Ton/m3'
=31° |
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2. PESO PROPIO (DC) Y DEL SUELO (EV):

CALCULO DE DC
N° | VOL. (m3)| DC (Ton) x(m) DPC*x (Ton*nj
1 2.35 5.64 2.35 13.25
2 0.24 0.58 1.07 0.61
3 0.24 0.58 2.00 1.15
4 0.644 1.55 3.17 4.89
5 1.75 4.20 1.93 8.12
6 3.50 8.40 1.93 16.24
S -- 20.94 -- 44.27
CALCULO DE EV
N° | VOL. (m3)| EV (Ton) x(m) EV*x (Ton*m
7 0.35 0.62 3.93 2.44
8 16.10 28.98 3.55 102.88
S -- 29.60 -- 105.32

DC=120.94 Ton  EV=29.60 Ton
x=211m x=3.56 m

PRESION ESTATICA DEL SUELO (EH Y EV):

d=t2=15.5°
gm= 1.80 g/cm3
Ka= 0.2896
Empuje estatico:
E= 15.86 Ton
EH= 15.28 Ton
EV=4.24 Ton
y=2.60 m
x=4.70 m

COMBINACION DE CARGAS

ESTADO DC | DW| EH | EV n

RESISTENCIA 1 [ 0.90]0.65] 1.50 | 1.35 | 1.00

RESISTENCIA 1 | 090 | 1.50] 1.50 | 1.35 | 1.00

RESISTENCIA 1 | 1.25]0.65] 1.50 | 1.35 | 1.00

RESISTENCIA 1 | 1.25]1.50] 1.50 | 1.35 | 1.00
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3.25.3. VERIFICACION DE ESTABILIDAD

PROYECTO: PUENTE SAN CRISTOBAL
DESCRIPCION: ESTRIBO ESTE

LONGITUD: 25.00 m

ANCHO TOTAL: 540m (Ancho de via + veredas)

1. DATOS PREVIOS

F.s.D.= 1.50 p=/ 0.60
F.S.V.=" 2.00 ot= 3.00' Kg/cm2

2. FUERZAS Y MOMENTOS ACTUANTES FACTORADOS

FUERZAS ACTUANTES (Ton)
COMBINACION | En nzF
RESISTENCIA 1| 22.92 | 22.92
RESISTENCIA 1| 22.92 | 22.92
RESISTENCIA 1| 22.92 | 22.92
RESISTENCIA 1| 22.92 | 22.92

MOMENTOS ACTUANTES (Ton-m)
COMBINACION | En nzM
RESISTENCIA 1| 59.59 | 59.59
RESISTENCIA 1| 59.59 | 59.59
RESISTENCIA 1| 59.59 | 59.59
RESISTENCIA 1| 59.59 | 59.59

3. FUERZAS Y MOMENTOS RESISTENTES FACTORADOS:

FUERZAS RESISTENTES (Ton)

COMBINACION [ DC Ev nzF
RESISTENCIA 1| 18.84 | 45.68 | 64.53
RESISTENCIA 1| 18.84 | 45.68 | 64.53
RESISTENCIA 1| 26.17 | 45.68 | 71.85
RESISTENCIA 1| 26.17 | 45.68 | 71.85

MOMENTOS RESISTENTES (Ton-m)
COMBINACION [ DC Ev | nTM
RESISTENCIA 1| 39.85 [169.07(208.92
RESISTENCIA 1| 39.85 [169.07(208.92
RESISTENCIA 1| 55.34 [169.07(224.41
RESISTENCIA 1| 55.34 [169.07(224.41
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4. ESTABILIDAD AL DESLIZAMIENTO

COMBINACION uEFv/ZFu
RESISTENCIA 1 1.689 OK!
RESISTENCIA 1 1.689 OK!
RESISTENCIA 1 1.881 OK!
RESISTENCIA 1 1.881 OK!
5. ESTABILIDAD AL VOLTEO
COMBINACION >MRr/EZMa
RESISTENCIA 1 3.506 OK!
RESISTENCIA 1 3.506 OK!
RESISTENCIA 1 3.766 OK!
RESISTENCIA 1 3.766 OK!
6. PRESIONES SOBRE EL SUELO
B/2
X i e
>H
PUNTA TALON
Qmin
Amax
B/6= 0.78 m

COMBINACION x (m) e (m) gmax (Ton/m) [ gmin (Ton/m)
RESISTENCIA 1 2.314]1 0.036 ok! | 14.36| ok! | 13.10| OK!
RESISTENCIA 1 2.3141 0.036 ok! | 14.36| ok! | 13.10| OK!
RESISTENCIA 1 2.29410.056| ok! |16.38| ok! | 14.19( oK
RESISTENCIA 1 2.29410.056| ok! |16.38| ok! | 14.19( oK
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PROYECTO:
DESCRIPCION:
LONGITUD:
ANCHO TOTAL:

3.25.4. ANALISIS ESTRUCTURAL

PUENTE CRUCE ROSILLAS

ESTRIBO ESTE

25.00 m

540 m (Ancho de via + veredas)

A
e}
Illllll

— — — —

--1
H ”ﬂ\iﬁ W\
RELERR Y

-t Ve
4

1. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO DE DISENO (EN LA

BASE DE LA PANTALLA)

y=7.00 m

COMBINACIO |CORTANTE Vd (Ton) - A4 "d"” DE LA CARA

N EH nSVd
RESISTENCIA 1 18.09 18.09
RESISTENCIA 1 18.09 18.09
RESISTENCIA 1 18.09 18.09
RESISTENCIA 1 18.09 18.09
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COMBINACIO (MOMENTO M (Ton-m) - MAXIMO

N EH nSM
RESISTENCIA 1| 43.07 43.07
RESISTENCIA 1| 43.07 43.07
RESISTENCIA 1| 43.07 43.07
RESISTENCIA 1| 43.07 43.07

2. UBICACION DE M/2 PARA EL CORTE DEL ACERO:
y= 4.950 m !
ty= 0.654 m
Mu= 43.07 Ton-m
Mu2= 21.54 Ton-m OK!

COMBINACIO IMOMENTO M/2 (Ton-m)
N EH nS(M/2)

RESISTENCIA 1 21.54 21.54

RESISTENCIA 1 21.54 21.54

RESISTENCIA 1 21.54 21.54

RESISTENCIA 1 21.54 21.54

4. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN EL TALON DE
LA ZAPATA

DC, EV, LSv

Amin

Amax
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COMBINACIO

gcara CORTANTE Vd (Ton) -A "d" DE LA CARA

N (Ton/m) DC EV Q nSVd
RESISTENCIA 1 | 13.716 -3.85 -39.96 31.30 | -12.51
RESISTENCIA 1| 13.716 -3.85 -39.96 31.30 | -12.51
RESISTENCIA 1 | 15.265 -5.35 -39.96 35.29 -10.02
RESISTENCIA 1 | 15.265 -5.35 -39.96 35.29 -10.02
COMBINACIO | gcara | MOMENTO M (Ton-m) - MAXIMO
N (Ton/m) DC EV Q nSM
RESISTENCIA 1| 13.716 -4.57 -45.96 37.41 -13.12
RESISTENCIA 1| 13.716 -4.57 -45.96 37.41 -13.12
RESISTENCIA 1 | 15.265 -6.35 -45.96 42.35 -9.95
RESISTENCIA 1| 15.265 -6.35 -45.96 42.35 -9.95

5. CALCULO DEL CORTANTE Y MOMENTO EN LA PUNTA

DE LA ZAPATA
COMBINACIO [ gcara |CORTANTE Vd (Ton)-A "d"”
DE LA CARA

N (Ton/m) DC Q nSV
RESISTENCIA 1| 13.929 -2.64 21.64 18.99
RESISTENCIA 1| 13.929 -2.64 21.64 18.99
RESISTENCIA 1 | 15.638 -3.67 24.50 20.82
RESISTENCIA 1| 15.638 -3.67 24.50 20.82
COMBINACIO N geara | o ienro M (Ton-m) - MAXIMO

N (Ton/m) DC Q nSM
RESISTENCIA 1 | 13.929 -2.21 18.56 16.35
RESISTENCIA 1 | 13.929 -2.21 18.56 16.35
RESISTENCIA 1 | 15.638 -3.07 21.29 18.22
RESISTENCIA 1 | 15.638 -3.07 21.29 18.22
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3.25.5. DISENO ESTRUCTURAL

PROYECTO: PUENTE CRUCE ROSILLAS
DESCRIPCION: ESTRIBO ESTE
LONGITUD: 25.00 m
ANCHO TOTAL: 5.40 m (Ancho de via + veredas)
1. DATOS
fc= 210 Kg/cm2 fy= 4200 Kg/cm2

r(pant)=0.07 m
f (Flexion)=0.90

ASVaxt

A

r(zapata)= 0.07 m
f (Corte)=0.90

Ve
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2. DISENO DE LA PANTALLA

VERIFICACION DE CORTANTE
fVe= 50.46 Ton
Vu= 18.09 Ton OK!

ACERO VERTICAL
CARA INTERIOR
DESC. VALOR
Mu 43.07 Ton-m
0.73 m
a 3.77 cm
As 16.02 cm2
T 0.0022
rmin 0.0015
20.0mm 2.85cm2  |OK!
N° Aceros 5.62
s (Calculado) 17.79 cm
s (Redond.) 15 cm
Asvint 20@15
Ld 0.72 m
Lcorte (calc) 2.77 m
Lcorte (redond) 3.00 m
Asvint/2 20@30
ACERO HORIZONTAL
PARTE INFERIOR
DESC. VALOR
12.7mm 1.27 cm2
T 0.0020
Ash 14.60 cm2
Ash/3 4.87 cm2
N° Aceros 3.83
s (Calculado) 26.10 cm
s (Redond.) 25 cm
Ashint 12.7@?25
16.0mm 1.98 cm2
2* Ash/3 9.73 cm2
N° Aceros 4.92
s (Calculado) 20.34 cm
s (Redond.) 20 cm
Ashext 12.7@?20

CARA EXTERIOR
DESC. VALOR
16.0mm 1.98 cnm2
Asmin 10.95 cm2

N° Aceros 5.53
s (Calculado) 18.08 cm
s (Redond.) 15 cm
Asvext l6@]15
PARTE SUPERIOR
DESC. VALOR
#10 0.71 cm2
T 0.0020
Ash 11.67 cm2
Ash/3 3.89 cm2
N° Aceros 5.48
s (Calculado) 18.25 cm
s (Redond.) 18 cm
Ashint 10@18
#16 1.98
2*Ash/3 7.78 cm2
N° Aceros 3.93
s (Calculado) 25.45 cm
s (Redond.) 25 cm
Ashext 10@?25
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4. DISENO DEL TALON DELA ZAPATA

VERIFICACION DE CORTANTE
fVe= 50.46 Ton
Vu= -10.02 Ton OK!

ACFRO LONGITUDINAL
CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu -9.95 Ton-m
0.73m
a -0.84 cm
As -3.59 cm2
r -0.2338
rmin 0.0015
20.0mm 2.85 cm2 Usar Asmin!
N° Aceros 3.84
s (Calculado) 26.03 cm
s (Redond.) 25 cm
Aslinf 20@25
ACEFRO TRANSVERSAL
| Ast | 20@25 |

5.DISENO DE LA PUNTA DE LA ZAPATA

VERIFICACION DE CORTANTE
fVe= 50.46 Ton
Vu= 20.82 Ton OK!

ACERO LONGITUDINAL
CARA INFERIOR
DESC. VALOR
Mu 18.22 Ton-m
0.73 m
a 1.57 cm
As 6.67 cm2
r 0.1256
rmin 0.0015
20.0mm 2.85cm2  |OK!
N° Aceros 2.34
s (Calculado) 42.70 cm
s (Redond.) 25 cm
Aslinf 20@25
ACERO TRANSVERSAL
| Ast | 20@25 |

CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
20.0mm 2.85 cm2
Asmin 10.95 cm2

N°® Aceros 3.84
s (Calculado) 26.03 cm
s (Redond.) 25 cm
Aslsup 20@25

CARA SUPERIOR
DESC. VALOR
20.0mm 2.85 cm2
Asmin 10.95 cm2

N° Aceros 3.84
s (Calculado) 26.03 cm
s (Redond.) 25 cm
Aslsup 20@25
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3.26. PROTECION DE MURO DE GAVIONES.

Datos:
a= 1,00 m
= 1,00 m
= 1,00 m
Yy roca = 2800,00 Kg/cm3
y suelo = 1800,00 Kg/cm3
cadmisible = 3,00 Kg/cm2
o= 30,00
H= 4,50 m
Ba= 3,00 m
Ka= 0,33
n= 0,577
Pe = 2,0 m

Estos tipos de muro se analiza por Volcamiento y Deslizamiento.
La longitudde 3 metros en la base es suficiente para el chequeo por volcamientoy

deslizamiento.
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Calculo del Empuje Activo:
Ea =1/2% osuelo * H*Ka

Ea=  6014,25kg

Momento por Volcamiento:
YVA= 1,50 m
MVA= 9021,38 kg“m

Momento Estabilizante:

Se estabiliza con el peso de los bloques y el peso de cada cufa de suelo sobre cada bloque.
Se calcula el peso total de los bloques, se multiplica por el 80% "(roca= 2800
Kg./m3),como existe una relacion de vacios del 20 % entre roca y roca, el cual se

rellenan con material granular.
Entonces:

wT =Zn: wi

=1
XWY= 1,50 m
WT=  13440,00 kg

Se calcula la cuna de cada bloque.

XS1= 2,25 m
WS1 = 900,00 kg
XS2= 2,75 m
WS2 = 1800,00 kg
Resumen
teserTe Fuerza Brazo Momento
(kg) (m) (kg*m)
Empuje Activo:| 6014,25 kg 1,50 m 9021,375
WT = 13440,00 kg 1,50 m 20160
WS1 = 900,00 kg 2,25m 2025
WS2 = 1800,00 kg 2,75 m 4950
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N= 16140,00 kg

Factor de Seguridad al Volcamiento

M
FSv = —£>2 3,0 OK!
M

4

Factor de Seguridad al Deslizamiento:

H*N

Ea

FS, = >1.5 1,5 OK!
Punto de Aplicacion de La "N'":
X= 1,122 m

Calculo de la Excentricidad:

B B
e=—-x<—
2 6
e= 0,378 < 0,500 No hay traciones
*
ol= N *(1 + 6%
Agavion B
ol = 0,94 kg/cm2 < 3,00 kg/em2
o2 = 0,13 kg/em2 < 3,00 kg/em2

Si fuera dado negativo, hay tracciones, entonces el empuje activo (Ea) tiende a volcar el
muro.
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Dimencionamiento de la Plataforma de Formacion:

Ws1

oK
D
SR

Wws2

Ea

s

Deben ser verificado:

S= Espesor

L= Largura

La necesidad de un filtro entre el terreno y el colchén Reno

Lalargura L :
La verificacion, en funcion de la maxima erosion prevista, debe ser

L>1.5-2.0Pe
donde Pe = maxima erosion prevista
L= 4,00m > 4,00 m

El espesor S :

La verificacion, en funcion de la velocidad de la corriente y de las dimensiones de las

piedras de relleno, es la misma de los revestimientos de cauces.

S= 0,20 m
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3.27. Estado Limite de Servicio

El estado limite de servicio se debe considerar como
restricciones impuestas a las tensiones, deformaciones y
anchos de fisura bajo condiciones de servicio regular.

Las deflexiones inmediatas de elementos de

concreto preesforzado Clase U no fisurados

deben ser calculadas por los métodos o formulas usuales

para deflexiones elasticas, y se permite utilizar el

momento de nercia de la seccion total de concreto, Ig,

para los elementos a flexion Clase U, como se define en 18.3.3.

métodos o formulas usuales para deflexiones elasticas,

utilizando el momento de inercia de la seccion total de

concreto (sin fisurar) y el modulo de elasticidad del concreto especificado en 8.5.1.
Deflexiones

R9.5.4.1 — Las deflexiones nmediatas de elementos de
concreto preesforzado Clase U pueden calcularse por los
métodos o formulas usuales para deflexiones elasticas,
utilizando el momento de inercia de la seccion total de
concreto (sin fisurar) y el médulo de elasticidad del concreto
especificado en 8.5.1.

REVISION DE DEFLEXIONES
TRANSFERENCIA
Debida al preesfuerzo

1-Pe-1?
Berest = T g T
fe= 350 Kg/em2
E = 14000Vfc
E= 261916,0171 Kg/em2
13804,182 Kg.
Pi= 372712,914 kg.
e= 71,16995064 cm
L= 2500 cm
Iss= 21692161,49 Cm4
Isc= 36857668,53 Cmé
Sprest - -3,647507965 cm
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Debido al peso propio

- 5.W Lt
“PP384 E - I

Resumen viga exterior

Elemento Cargas
Pasamanos: 180,6 kg/m
Postes: 43,0 kg/m
Aceras: 252,0 kg/m
Bordillos: 258,0 kg/m
Losa: 864,0 kg/m
Rodadura: 220,0 kg/m
Wop = 1817,6 kg/m
Wpp = 18,176 kg/cm
E= 261916,02 Kg/cm2

Iss= 21692161 Cnd
App= 1,63 cm
Avor=Bpp = Apresf
Aot -2,02 cm

L

APerm.: 240 +0.5

APerm: 10,9167 cm
ATOI.< APerm. Ok!

Etapa Final

_— Api +Ap, | . ]
AT = _{.‘,\pe _f‘ Cu+ (&‘D + ;ﬁcm) ' (l_ + {:U) +‘3‘C1-'
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Debida al presfuerzo

A +1P.e-12
e
Pe= 293934,7074 kg
e= 97,45 cm
Apio 0,492 cm
Ap.= A Fe
Pe “Pi Pi

Ap.— 0,388 cm

Debida a la carga viva

Elemento Momentos
Camio6n de disefio 115231,67 kg'm
Tandem 93180,432 kg'm
Carga de carril 52473,438 kg'm
w...= 1474965321 kg/m
W., — 1192,709532 kg/m
W, = 671,66 kg/m
W, = 14,750 kg/cm
w., = 11,927 kg/cm
W = 6,7166 kg/cm
A _ 5 ‘ ““C\"’ ‘ ]_.4
“V 384 E - Ig
Apy= 1,32 cm
App= 1,07 cm
App= 0,60 cm
Elemento
Camio6n de disefio 14,750|kg/cm
Tandem 11,927|kg/cm
Total 26,677 kg/cm
A 5 : w'c\' ‘ L—}
384 E 1
Aper— 1,41 cm
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Elemento
Camién de disefio 14,750 kg/cm
Carga de carril 6,7166]kg/cm
Total 21,466|kg/cm
5 Wy LY
STy Is

Debida al peso propio

1,63 cm

Debida a las cargas muertas

tosa™ 384 £ Iy

Losa: 864 kg/m
Losa: 8,64 kg/cm

Mosa— 0,77 cm

Deflexion Total
Camion de disefio

AT Ap, —@-Czwr (Ag +Arpr) (L+ Cu) + Agy
AT = 7,84 cm
Ok!
Tandem
AT = 7,59 cm
70t Bperm. Ok!
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Carga de carril

AT = 7,12 cm

jTar. o jPerm.

APerm.: m +0,5
Aperm.= 10,9167 cm
Aror. < Aperm. Ok!

Por lo tanto el elemento no tiene problemas de deflexiones.

3.28. Calculo Del Momento Critico

T N
i 4|
S

\ e 4

M, =S(f,+ e )- M,

anc

donde:

fcpe =tensidn de compresién en el hormigén debida exclusivamente a las fuerzas de pretensado
efectivas

(unavez que han ocurrido todas las pérdidas) en lafibra extrema de la seccidn en la cual las cargas
aplicadas externamente provocan tensién de traccion (MPa)

Mdnc = momento total no mayorado debido a la carga permanente que actta sobre la seccién
monolitica o0 no compuesta (N-mm)

Sc=mddulo seccional para la fibra extrema de la secciéncompuesta en la cual las cargas aplicadas
externamente provocan tensién de traccién (mm3)

Snc=mddulo seccional para la fibra extrema de la seccién monolitica o no compuesta en la cual las
cargas aplicadas externamente provocan tension de traccion (mms3)
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Datos

fcpe = 15,75 (MPa)
Mdnc = 1224013342,3 (N-mm)
Sc= 343012059,6 (mm3)
Snc= 267243743,7 (mm3)

¢ Para hormigdn de densidad normal:

Fr= 0,63vfc’
Fr= 3,727 (MPa)
Gm g (s 7
il{l"." = “)(‘ ‘ -f?' + "ff"r'.i’t’ ] o jl‘:{l’h I q_( - l
Mcr= 6333861191,26
(N-mm)
Estado limite de servicio | 470273,7554
Estado limite de servicio | 4611810123,27 kg'm
Dato de Analis de la vigta Pretensada (N-mm)

Ma<Mcr NO SE FISURA

R18.3.3 — Esta seccidn define las tres clases de

comportamiento de los elementos preesforzados a flexién.

Los elementos de la Clase U se supone que poseen un
comportamiento como elementos no fisurados.
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CAPITULO IV
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

4.1. CONCLUSIONES.

+

i

i

i

Obtenidos los resultados de la ingenieria basica, (estudio topografico, geologico,
hidrologico e hidraulico, de socavacion, etc.) y realizando una seleccion de
alternativas, (técnicas y econdmicas) podemos determinar que un puente de vigas de
hormigdn pretensado de 25 m., es la estructura adecuada y factible para el lugar de
emplazamiento.

En los estudios de suelos se encontrado un extracto rocoso denominada lutita su
resistencia a compresion simple es de 23 kg/cm2 en el pozo 1 se desprecio su
resistencia en el calculo de estribos por que la lutita al saturarse no se comporta
como una roca presenta fallas por lo cual es dificil estimar su resistencia a
compresion ver las fotos en el anexo VIII

En el estudio hidrologico el méximo caudal por el método del hidrograma triangular
es de 189.75 m3/ s se desprecid este caudal por los dos estudios anteriores de
método racional y temez modificado estan entre 106 y109 m”3/s ver anexo II. Y en
el estudio de pendiente seccion en el lugar de emplazamiento del puente y en base
preguntas de los comunarios que residen mas de 30 afos en el lugar se pudo
determinar el tirante maximo de un evento que se tuvo en el lugar de estudio y se
pudo terminar un caudal de 104.78 m”3/s por lo cual se disefio con un caudal de
109 m"3/s teniendo una estructura mas econdmica ver el anexo III y la fotos en el
anexo VIII

El emplazamiento del puente en el lugar indicado, hace de que de los accesos
tengan el minimo de modificacion puesto que estos siguen el trazo del camino
antiguo.

Se ha determinado que es conveniente técnicamente tomar en cuenta el disefio de un

puente de un solo tramo puesto que este nos permite mayor eficiencia en cuanto a la
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socavacion que se producird en el lecho del rio, siendo que no producira socavacion
local al no tener pilas intermedias.

El estudio topografico al igual que el estudio geoldgico se lo realizo conjuntamente
con la subprefectura prestando estos sus servicios en lo referente a equipo y
personal calificado, para el desarrollo de estos servicios, de lo cual se obtuvo
resultados como un levantamiento muy detallado de la zona de emplazamiento del
proyecto y la capacidad portante del suelo de fundacion.

Observando las buenas caracteristicas de resistencia del suelo se definié que las
fundaciones de los estribos seran de tipo superficiales, no siendo necesario una
fundacion profunda.

Existen cargas que no se consideraron en el proyecto, por diferentes razones
justificables tales cargas como sismo y cargas de viento.

La norma AASHTO LRFD nos recomienda para el disefio de vereda, se realice con
un desnivel de 25 cm. como maximo con referencia a la calzada y un ancho de
vereda de 0.70 m y con una pendiente del 2%. Por la razén de que no se cuenta con
un Barandado vehicular y por tanto el bordillo serd una medida de seguridad para
evitar que los vehiculos invadan la zona de trafico peatonal.

Para poder conseguir una situacion mas desfavorable en cuanto a estabilidad del
estribo se despreciaron algunas cargas que favorecian a la estabilidad de la
estructura como ser, las cargas hidrostaticas del lado del lecho del rio, ya que éstas
cualesquiera sea su magnitud son fuerzas estabilizantes, de la misma manera
tampoco se tomo en cuenta la fuerza del empuje pasivo del suelo ya que su

presencia es variable debido a la socavacion.

4.2. RECOMENDACIONES.

+

Es recomendable que en toda la estructura de H°A® y en especial en la viga de H°P°
se disponga de probetas testigo para verificar la resistencia del hormigén y dicha

dosificacion
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Importante cuando se trate de terminar la resistencia real u otras cualidades del
hormigén en obra las probetas deben conservarse en las condiciones tan proximas

como sea posible a las de la estructura en cuestion.

Se recomienda que los encofrados no deben ser desmontados hasta que el concreto
se haya endurecido lo suficiente, de tal manera que pueda sostener su propio peso
en forma segura, asi como las cargas adicionales a las que esté sometida a estructura
durante el periodo de construccion.

El concreto debera ser colocado evitando la segregacion de sus componentes. La
colocacion se hard en capas horizontales de un espesor tal que no exceda la
capacidad del vibrador para consolidar el concreto.

Colocacion de la armaduras deben colocarse limpias, exentas de oxido no adherido
(se admite oxido que queda después de cepillar las barras con cepilla de alambre), si
como libres de pintura grasa, hielo, o cualquier otra sustancia perjudicial. Deberan
sujetarse al encofrado y entre si de modo que se mantenga en su posicion correcta,
sin experimentar movimientos durante el vibrado y compactacion del hormigén, y
permita envolverla a la armadura sin formar coqueras.

Empalmes de las armaduras pueden efectuarse por solapo, por soldadura

Evitar los empalmes de a armaduras que sean alejados de las zonas en que las
armaduras trabajen en su maxima carga. También es conveniente alejar los
empalmes que se encuentre en una misma posicion

Armadura en secciones delgadas las barras de traccidbn o compresion que se
coloquen en las alas deben distribuirse de modo que su separacion no sea superior
a tres veces su espesor del ala para asegurar la transicion de cortante al alma
Encuentros y nudos de las armaduras. En los las zonas donde exista excedencia de
la armadura se debera hacer un analisis en funcion del hormigonado y la vibracién
pidiendo salvar esta situacion con sustituir la barra de acero a un mayor diametro
para que la separacion se incremente y el numero de barras de acero se reduzcan.
Debera de tomarse en cuenta que el acero de preesfuerzo deberd estar libre de
fisuras, exfoliaciones, sopladuras, corrosion y cualquier desperfecto que pueda
alterar sus condiciones de uso, resistencia y durabilidad. Debera asimismo estar

cuidadosamente protegido contra todo dafio fisico y la corrosion; las precauciones
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necesarias para la proteccion se adoptaran en todo momento, desde su fabricacion
hasta cuando se realice la colocacion del concreto y la inyeccion de mortero en los
ductos.

Se recomienda verificar las vainas que deberan estar libres de agua y residuos antes
de la instalacion del acero. Asimismo, deberan estar rigidamente apoyados mediante
elementos adecuados enlazados al acero de refuerzo, para prevenir el
desplazamiento durante la colocacion del concreto.

El tesado se realizard mediante gatos hidraulicas que produzcan las fuerzas
mostradas en los planos.

Durante el tesado de los tendones, podran ser aceptadas fallas particulares en el
cable, en cuyo caso no se permitird que mas de un alambre en cualquier toron se
rompa y ademas que los alambres rotos no excedan el 2 por ciento del area total del
acero de preesfuerzo en el elemento.

La transferencia de la fuerza pretensora al concreto no serd aplicada hasta que el
concreto haya alcanzado la resistencia especificada.

Se debe tener especial cuidado en el movimiento y traslado de elementos
prefabricados de manera que se eviten dafios que puedan disminuir la vida util del

elemento estructural.

Se recomienda la construccion de la viga completa en una pista a orillas del margen
izquierdo del rio, para que una vez adquirida la resistencia de disefio, pueda ser

lanzada hasta su posicion final por medio de gruas.

Se recomienda que para la ejecucion del proyecto se disponga de un estudio de

suelos con mas precision o sondeos
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