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ANTECEDENTES



1 ANTECEDENTES

El desarrollo de una zona urbana conlleva a generar cambios en su entorno, capaces de
satisfacer las nuevas demandas exigidas por su crecimiento poblacional, el intenso
movimiento economico y social del mismo; uno de los mas importantes como factor
de desarrollo son sus vias de circulacion, los cuales deben en todo momento ofrecer

seguridad, comodidad y serviciabilidad.

Un problema en particular se da en las intersecciones de vias donde se observa
complejos y variados movimientos donde la capacidad y seguridad del transito se
vuelven criticos, debido a estas situaciones conlleva a analizar dicha situacion y dar
una solucién que satisfaga las demandas exigidas por el mismo, lo que conduce al

disefio de un paso a desnivel.

El disefio del proyecto beneficiara de gran manera a la poblacion, basandose en
parametros de normas establecidas para el disefio de puentes como la Normativa
AASHTO LRFD 2017.

En consecuencia se proyecta realizar un aporte académico que beneficie a la poblacion

universitaria en general.
1.1 El problema
1.1.1 Planteamiento del problema

El intenso movimiento econémico y social dentro de la zona urbana genera una serie
de cambios dentro de su entorno en el cual uno de los mas importantes como factores
de desarrollo son sus vias de circulaciéon, que deben en todo momento ofrecer

seguridad, comodidad y serviciabilidad.

En la actualidad las vias de circulacion que cuenta la ciudad de Villa Montes no
satisfacen en gran medida en aquellas que son rutas de transporte masivo, por tal
motivo se hace necesario contar con una alternativa de solucion para descongestionar
el trafico mediante una infraestructura que cuente con todos los requisitos y parametros

para su correcto funcionamiento.



1.1.2 Formulacion del problema

Con la implementacion del disefio estructural del paso a desnivel y en un futuro su
construccién se pretende dar solucion a la congestion de trafico en un punto de
encuentro de avenida y ruta principal que atraviesa la ciudad, ofreciendo asi la

comodidad a la poblacion en general.

En consecuencia para el disefio se elegira la alternativa mas apropiada técnica y

econdémicamente para su construccion.
1.1.3 Sistematizacion del problema

Como resultado de un analisis sistematico, se identifica el problema de congestion
vehicular en la rotonda ubicada entre las avenidas principales de la ciudad de Villa
Montes, a causa del crecimiento poblacional que trae consigo el movimiento vehicular
masivo a distintos puntos de la ciudad y fuera del mismo, produciendo
congestionamiento y falta de seguridad a los peatones elevando la ocurrencia de
accidentes.

Como solucion se plantea la construccion y disefio estructural de un paso a desnivel
que cumpla con la normativa brindando seguridad y confort a los beneficiarios con un

nuevo reordenamiento vehicular.
1.2 Objetivos
1.2.1 General

Realizar una comparacion del comportamiento estructural de dos tipos de estribos y
disefio de los componentes del paso a desnivel mediante la normativa AASHTO
LRFD-2017.

1.2.2 Especificos

e Descongestionar el trafico vehicular en la rotonda ubicada entre las avenidas
Periférica, Palo Santo y la carretera asfaltada Yacuiba-Santa Cruz en la ciudad

de Villa Montes brindando seguridad a peatones, ciclistas y vehiculos dando



como alternativa un paso a desnivel para mejorar las condiciones de
circulacion.

e Analizar los factores que intervienen para realizar el calculo estructural de la
alternativa elegida de acuerdo a la normativa AASHTO LRFD-2017.

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

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

e Establecer las caracteristicas geotécnicas, identificacion y propiedades fisicas
mecanicas de los suelos para el disefio de cimentaciones estables.

e Efectuar los estudios de trafico correspondiente a volumen y clasificacion de
transito en puntos establecidos, con el objeto de determinar las caracteristicas
de la infraestructura vial y la superestructura del paso a desnivel.

e Definir las caracteristicas geométricas y técnicas del tramo de carretera que
enlaza al paso a desnivel en su nueva ubicacion con la avenida ya existente.

e Preparar alternativas en base a las condiciones de la zona de emplazamiento y

a las diversas soluciones técnicas factibles de la soluciéon elegida.
1.3 Justificacion
1.3.1 Social

El constante crecimiento del area urbana debido a factores internos como externos, la
implementacién del proyecto llega a ser una necesidad impetuosa para contribuir al
desarrollo de la ciudad, y una vez concluido el disefio estructural del mismo,
cumpliendo todos los parametros de la normativa seré entregado a la institucion, el cual

podra ser usado como referencia para su disefio y construccion.

Desde el afio 1995, por Resolucion de la Junta Municipal N° 041/95, el municipio de
Villa Montes esta subdividido en 11 distritos, de los cuales cuatro son urbanos y siete
rurales. Los distritos urbanos estan compuestos por 13 barrios, mientras que los
distritos rurales por 69 comunidades, como se muestra en el Plano del area urbana y en

el Mapa de distribucion del Municipio.



llustracion 1-1 Plano de &rea urbana

Fuente: PDM 2011-2015 Municipio de Villa Montes

[lustracién 1-2 Ubicacion de las comunidades indigenas y campesinas

Fuente: PDM 2011-2015 Municipio de Villa Montes



1.3.2 Econdmica

Optando por una alternativa viable para resolver el problema de congestionamiento, se
elegira la adecuada garantizando siempre la seguridad de los usuarios. Teniendo en
cuenta que Villa Montes al ser una ciudad con recursos generados por los hidrocarburos
su desarrollo va en constante aumento por lo que la implementacion del proyecto

responderia a las necesidades que la poblacion actual demanda.

Describiendo la infraestructura caminera, por el Municipio de Villa Montes, pasan dos
carreteras comprendidas en la red nacional, como son la ruta 9 Santa Cruz—Yacuiba,
en un tramo asfaltado de 75 Km (Camatindi — Cortaderal) y la ruta Tarija— Hito BR94,
con tramos parcialmente asfaltados de 205 Km (Palos Blancos—Villa Montes - Hito

BR94), una red departamental con una extension de 451 Km. y red vecinal de 128 Km.

La red Nacional, comprende vias que une el principal centro poblado del Municipio
como es la ciudad de Villa Montes, con otros centros de la provincia Gran Chaco y con
el resto del departamento y del pais, como asimismo con la Republica Argentina y el
Paraguay, siendo rutas que tienen una mayor frecuencia de trafico y cuenta con una
extension de 275 Km. en los tramos Villa Montes — Hito BR94, Villa Montes — Palos
Blancos, Villa Montes - Camatindi y Villa Montes - Yacuiba.

Actualmente se encuentra en ejecucion el asfaltado de los tramos Villa Montes — Hito
BR94 y Villa Montes — Palos Blancos, siendo estas rutas muy importantes para
impulsar el desarrollo del Municipio, particularmente para comunicar al mismo con el
departamento de Santa Cruz, ciudad de Tarija, Republica del Paraguay y la Republica

Argentina.

La red vecinal de vinculacion entre las diferentes comunidades, tiene una extension de
128 Km.; siendo apta solamente para el transito de vehiculos de bajo tonelaje, estos
caminos en su mayoria, son de tierra por lo que en época lluviosa es complicada la

transitabilidad de los mismos, especialmente en los sectores sur y noreste de la llanura.

No existe un flujo permanente de vehiculos, por lo general aprovechan los caminos,

camionetas particulares, Jeep, etc., para el traslado de personas, carga, animales, etc.



de los lugares de produccion a los mercados de consumo. La comunidad de Tucainty,
distrito 6, es la que cuenta con infraestructura vial en pésimas condiciones con relacion

al resto de comunidades.

Para definir la accesibilidad de las diferentes zonas, distritos y comunidades hacia el
camino principal o troncal en la época seca, se tomaron en cuenta factores tales como:
velocidad estimada promedio (entre época de lluvia y seca) en diferentes tipos de
camino (60 km/hora en el camino troncal, 40 km/hora en los caminos ripiados, 20
km/hora en camino de tierra de la red vecinal), velocidad para zonas sin camino,

dependiente de la topografia del terreno, etc.

Consiguientemente, se observa, que la accesibilidad es buena para las comunidades
ubicadas al borde del camino asfaltado (distritos 6, 7, 11) y comunidades cercanas a
Villa Montes del distrito 5: Capirendita, Quebrachal, Tres Pozos), disminuyendo
paulatinamente hacia la zona de transicion (distritos 7 y parte del 9: la méas cercana a
Villa Montes), y haciéndose critica y/o muy complicada hacia los extremos noreste y

sudeste de la llanura, frontera con Paraguay y Argentina (distritos 8 y 10).

El municipio de Villa Montes, cuenta con los siguientes medios de transporte: 28 lineas
de transporte de pasajeros y carga que brindan servicios diarios entre Yacuiba y Santa
Cruz pasando por la ciudad de Villa Montes, 2 lineas de flotas de pasajeros que prestan
servicio entre Santa Cruz y Asuncion del Paraguay, 4 lineas de Trufis a Yacuiba, 2
lineas de Trufis a Camiri, 1 linea de micros a Yacuiba, 1 linea de micros a Camiri, 1

linea de micros a Ibibobo — Esmeralda y 2 lineas de Flotas a Tarija.

La ubicacion geografica de la ciudad de Villa Montes, permite contar con una alta
oferta y buena calidad de servicios de transporte interprovincial, interdepartamental e

internacional.

A continuacidn se muestra un mapa de las vias de acceso en el area urbana de la ciudad
de Villa Montes (llustracion 1-3)



llustracién 1-3 Vias de acceso en el &rea urbana Villa Montes

Fuente: PDM Municipio de Villa Montes 2011-2015
1.3.3 Técnico

Se verificara todos los estados de cargas de acuerdo a la normativa AASHTO LRFD-
2017, eligiendo el méas desfavorable para considerar en el disefio garantizando
seguridad y confort a los beneficiarios. Paralelo a esto se evaluara las alternativas de
disefio para elegir la més viable en cuanto a lo técnico y econémico del proyecto.

1.3.4 Ambiental

El Municipio de Villa Montes, cuenta en su territorio con la presencia de tres areas
protegidas con caracteristicas que las diferencian entre si. Dichas areas son las

siguientes:

e Reserva Privada "El Corvalan" (no aprobado)

e Parque Nacional del Aguarague (Aprobado)



e Reserva de Quebracho Colorado "Cabo Juan™ (no aprobado)

Tabla 1-1 Caracteristicas de las areas protegidas

Area Establecimie  Categoria Superfi  Ubicaciéon  Observacion
protegida nto segun el cie
SNAP*
El Covalan 1996, Reserva de 5.500 Al este del Reserva privada
comprada por vida has. municipio
PROMETA silvestre
Serrania del 2000, Parque 118.700 Serrania y Aprobada en
Aguaraglie  propuesta por Nacional y has. pie de abril del 2000
parte de éarea natural monte de la
PROMETA de manejo cordillera
integrado del
AguaragUe
CaboJuan 1992, por el Reserva 129.801 Extremo Reserva de
CDF nacional de has. noreste del Quebracho
vida municipio  Colorado, no
silvestre esta legalizada.

*Sistema Nacional de Areas Protegidas

Fuente: Diagndstico integral PLOT Municipio de Villa Montes

Todos estos aspectos por sus consiguientes ventajas y desventajas seran evaluados por

parte de las autoridades a cargo de la institucion de la ciudad de Villa Montes, donde

sintetizaran los impactos que conlleva la ejecucion del proyecto.



1.4 Ubicacién y descripcién de la zona de proyecto
1.4.1 Planimetria

En la siguiente imagen satelital se hace referencia la ubicacion de los componentes

que componen el paso a desnivel:

E1l: Estribo 1
P: Pilar
E2: Estribo 2

[lustracién 1-4 Imagen satelital, ubicacion de estribos y pilar

Fuente: Google Earth Pro
1.4.2 Ubicacion geografica

El Municipio de Villa Montes, Tercera Seccion de la Provincia Gran Chaco, se
encuentra ubicado estratégicamente al noreste del departamento de Tarija. Limita al
norte con el departamento de Chuquisaca, al sur con el Municipio de Yacuiba y la
Republica de la Argentina, al este con el Paraguay y al oeste con la Provincia O’Connor

del departamento de Tarija (Ver llustracion 1-5).
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llustracién 1-5 Ubicacién geogréafica del Municipio de Villa Montes

Fuente: Instituto Geografico Militar
Elaboracion: Equipo Técnico AMT - 2010
1.4.3 Latitud y longitud

El Municipio de Villa Montes, se encuentra ubicado entre las coordenadas 21°00 y
22°14" de Latitud Sud y 62 °17" y 64° 00" de Longitud Oeste. Por otra parte, su centro
poblado principal es la ciudad de Villa Montes, con un perimetro urbano aprobado por
Ordenanza Municipal N° 26/2000 y homologado por el Congreso de la Republica, se

encuentra ubicado entre las siguientes coordenadas:

Tabla 1-2 Perimetro Urbano Ciudad de Villa Montes

PUNTOS ESTE NORTE
GMV1 454826.209 7650137.615




GMV2 454825.171 7648141.731
GMV3 453322.644 7646142.762
GMV4 454323.645 7646139.027
GMV5 447819.168 7648911.771
GMV6 450318.824 7650142.198
GMV7 452651.266 7650139.799
GMV8 453625.155 7651684.562
GMV9 452624.233 7651688.575
GMV10 453652.360 7650139.562

Fuente: Ordenanza Municipal N° 26/2000
Elaboracion: Equipo Técnico AMT - 2010

1.4.4 Limites territoriales

11

El Municipio de Villa Montes, Limita al norte con el departamento de Chuquisaca, al

sur con el Municipio de Yacuiba y la Republica de la Argentina, al este con el Paraguay

y al oeste con la Provincia O’Connor del departamento de Tarija.

1.4.5 Extension

El territorio del Municipio de Villa Montes cuenta con una superficie de 11.300 km2,

que representa el 64,84 % de la superficie Provincial, el 30,03% Departamental y el

1,03 % del territorio Nacional.

Tabla 1-3 Municipio de Villa Montes en el contexto Provincial, Departamental y

Nacional
Aspectos Extension (Km?) % (*)
Municipio de Villa Montes | 11.300
Provincia Gran Chaco 17.428 64,84
Departamento de Tarija 37.623 30,03
Bolivia 1.098. 1,03

Fuente: PDM 2011-2015 Municipio de Villa Montes
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(*) Porcentaje en relacion a la Provincia, Departamento y Nacion

1.5 Alcance del proyecto

151

1.5.2

Planteamiento

El presente proyecto se centra en desarrollar una alternativa de solucion éptima
basada en criterios y especificaciones segun una normativa aplicable para su

disefio tanto geométrico como estructural.

Como Bolivia no cuenta con una normativa propia para el disefio de puentes
gue mas se asemeja a este tipo de estructura, se adopta la norma de disefio
AASHTO LRFD-2017, que viene a ser una norma Americana con mas

aceptacion en el pais.
Alternativa seleccionada en la propuesta

De acuerdo a una previa evaluacién técnica tomando en cuenta lo siguiente se
definio las caracteristicas basicas y esenciales de la alternativa adoptada para
proceder a su predimensionamiento:

- Longitud total y tipo de estructura.

- Dimensionamiento de las secciones transversales tipicas.

- Altura de la rasante y galibo.

- Tipos de estribos y cimentacion.

- Longitud de accesos.

- Plano topografico de ubicacion del puente con indicacién de los puntos
de referencia y niveles.

- Criterios de geotecnia que justifique la solucién adoptada.
Paralelamente se describe la solucién técnica para los distintos elementos de la

estructura.
SUPERESTRUCTURA

Tomando en cuenta el nivel de amenaza sismica correspondiente a la zona y

nivel de importancia de la estructura, de tal manera que se garantice un buen
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comportamiento del mismo se establecera un modelo tridimensional, que

considere los grados de libertad que mejor se adapte a las condiciones del lugar.

Se optard por tramos isostaticos para absorber los posibles asentamientos,
constituido con plataforma de losa de hormigén armado y vigas de hormigon

pretensado con armaduras postesas.

Contando con la ventaja de que el hormigon pretensado al ser un material
homogéneo e infisurable protegera mejor al acero de la corrosion alargando la

vida til de la estructura.

Se mejorara su estética ya que dispone de elementos mas ligeros y un aumento

de luz para una misma altura de viga de hormigdn convencional.

Se utilizara armaduras postesas, procediéndose al tesado de los cables una vez
que las vigas prefabricadas hayan sido emplazadas en el lugar para
posteriormente ser colocadas constructivamente sobre la subestructura, con esto
se solventard la necesidad de alcanzar los 30 m. de cada tramo debido a su
facilidad de traslado y que no se requiere bancos o mesa de tesar como el caso

de armaduras pretesas.
APARATOS DE APOYO

Aparatos de apoyo de neopreno, lo méas aconsejable porque presenta la ventaja
de funcionar como fijos con relacion a las deformaciones horizontales y como
moviles con respecto a las deformaciones restantes a que sera sometida la

estructura.

En el coronamiento de la pila se alojara dos filas de aparatos de apoyo por
tratarse de dos tramos isostaticos que se apoyan en la misma y una fila sobre

los estribos.
PILAS

El empleo de pilas aporticadas en este tipo de estructura mejorara el aspecto

visual para el conductor al estar ubicada en una zona de muy alto nivel de



1.5.3
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trafico, no perjudicando la visibilidad a sus distintas ramales que concurren en

ese punto.

Este sistema aporticado contard con un cabezal o coronamiento donde los
aparatos de apoyo permitan la libre dilatacion de la superestructura y para la

parte de contacto con el terreno se optara zapata para fundacion.
ESTRIBOS

Conociendo que el disefio de estribos para una estructura de esta magnitud es
mas influyente en el aspecto econdmico, se hara una comparacion en su
comportamiento estructural de dos tipos de estribos, uno en voladizo y otro de
contrafuerte, mismos que seran analizados seguin cual tenga una mejor respuesta

a los factores influyentes del lugar.

Resultados a lograr

Los resultados propuestos para el disefio del paso a desnivel son los siguientes:

Solucionar los problemas de falta de capacidad que se produce en las
intersecciones en las grandes vias de trafico con preferencia absoluta de paso
con la utilizacion de niveles entre las distintas vias, de forma que se evite el
cruce de distintos sentidos de circulacion en un mismo plano.
Analizar el disefio geométrico del paso a desnivel que mas se acomode para
descongestionar el trafico en ese punto de la ciudad, mediante la realizacion de
estudios necesarios y suficientes para la implementacion y el disefio del paso a
desnivel, como:
o Definicién de la topografia de la zona de ubicacion del puente y sus
accesos, considerando curvas de nivel a intervalos no mayores que 1m.
y con secciones verticales tanto en direccion longitudinal como en
direccion transversal.
o Los estudios geotécnicos deberan considerar exploraciones de campo y

ensayos de laboratorio en la zona de ubicacion del viaducto, estribos,
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pilares y accesos, definiendo los tipos y profundidades de cimentaciones
adecuados.
Realizar un analisis justificando la solucidn elegida y criterios tomados para el
disefio geométrico, definicion del alineamiento horizontal y perfil longitudinal
del eje en los tramos de los accesos, ancho de calzada y bermas.
Determinacion de las caracteristicas geométricas y dimensiones técnicas de los
accesos.
Realizar el calculo estructural detallado y preparar los planos finales del paso a
desnivel.
Establecer cual seria el método constructivo mas viable para su ejecucion, para
asi realizar el disefio de los elementos estructurales con una solucién técnica

viable.

Aporte académico

Se realizara el disefio de un estribo en voladizo con contrafuerte para llevar a cabo la

comparacion del comportamiento estructural y ventaja econdémica de cual de las dos

alternativas es mas viable para su construccion. Ademas del disefio de accesos con

rampas apoyado sobre relleno sostenido por muro reforzado.



CAPITULO II

MARCO TEORICO
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2 MARCO TEORICO
2.1 Estudios topograficos

2.1.1 Definicién

La topografia determina posiciones relativas de puntos sobre la superficie de la tierra,
mediante la toma de medidas segun los tres tipos de espacio: distancia, elevacion y
direccion. El conjunto de operaciones para determinar la posicién de dichos puntos
realizados por diferentes instrumentos, es comdnmente llamado levantamiento
topogréfico, necesarios para el estudio, elaboracion y ejecucion de cualquier proyecto

de ingenieria. Se divide en dos ramas: planimetria y altimetria.

La planimetria considera la proyeccion del terreno sobre un plano horizontal y es la
que se considera cuando se habla del area de un terreno, mientras que la altimetria es
la rama de la topografia que tiene en cuenta las diferencias de nivel existentes entre los

distintos puntos del terreno.?

2.1.2 Objetivos y alcances

Los estudios topogréaficos tendran como objetivos:
« Realizar los trabajos de campo que permitan elaborar los planos topograficos
« Proporcionar informacidn de base para los estudios de geotecnia

« Posibilitar la definicidn precisa de la ubicacion y las dimensiones de los elementos

estructurales.
« Establecer puntos de referencia para el replanteo durante la construccion.
Los estudios topograficos comprenderan lo siguiente:

« Levantamiento topografico general de la zona del proyecto, documentado en planos
a escala adecuada con curvas de nivel a intervalos de 0.20 m y comprendiendo por lo

menos 100 m a cada lado del paso a desnivel para definir secciones verticales tanto en

1 TOPOGRAFIA, Miguel Montes De Oca, cuarta edicién, 1997, ALFAOMEGA GRUPO EDITOR,
S.A., México, D.F.
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direccion longitudinal como en direccion transversal. Los planos deberéan indicar los

accesos del paso a desnivel, asi como carreteras, caminos, y otras posibles referencias.

« Levantamiento catastral de las zonas aledafias al puente, cuando existan edificaciones
u otras obras que interfieran con el puente 0 Sus accesos 0 que requieran ser

expropiadas.
2.1.3 Procedimiento del trabajo de campo

Antes de iniciar los estudios topograficos se requiere un estudio preliminar para
determinar las condiciones del terreno y su accesibilidad, factor que es de total facilidad

ya que el lugar de emplazamiento se encuentra dentro del area urbana.

Para llegar a realizar el levantamiento se determina puntos de referencia en una
poligonal gue engloba toda la zona de estudio, tomando en cuenta su colocacion en

puntos estratégicos de facilidad visual o lugares clave en el sector.

Para tal efecto se hara la utilizacién de equipos GPS para iniciar el levantamiento
topogréafico junto con una estacion total y prismas.

Los datos obtenidos de los puntos seran posteriormente ingresados al software
AutoCAD Civil 3D el cual generard una nube de puntos y consecuentemente la

superficie del lugar de estudio.

Esta informacion fue brindada por la institucion del Gobierno Auténomo Municipal de
Villa Montes, para el cual se hara una verificacion para corroborar que los elementos
puedan estar ubicados en los puntos planteados en el disefio geométrico del paso a
desnivel. Debera documentarse mediante planos con curvas de nivel y fotografias con

el fin de verificar la compatibilidad de la informacion obtenida.

Con el levantamiento topografico se definiran los alineamientos de la via principal en

la interseccidn donde se emplazara el paso a desnivel.

Finalmente se genera el corredor de la via en la interseccion entre la Av. Periférica,
Palo Santo y carretera asfaltada Yacuiba-Santa Cruz (Ruta F-009) en sentido noroeste-

sureste.
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2.2 Estudio geotécnico

2.2.1 Definicién

El estudio geotécnico es el conjunto de actividades que permiten obtener la informacion
geoldgica y geotécnica del terreno, necesaria para la redaccion de un proyecto de
construccion, se realiza previamente al proyecto y tiene por objeto determinar la
naturaleza y propiedades del terreno, necesarios para definir el tipo y condiciones de

cimentaciones estables. 2
2.2.2 Objetivos y alcances

El objetivo principal es de determinar los parametros fisico-mecanicos e identificar
diferentes unidades geoldgicas del subsuelo mediante el sondeo a rotacion con

diamantina.

Para la construccion del Paso a desnivel en la interseccion con la Av. Periférica, Palo
Santo y carretera asfaltada Yacuiba-Santa Cruz se realiz6 el trabajo de investigacion
geotécnica con la empresa constructora y consultora DICOTAR licitada por el

Gobierno Autonomo Municipal de Villa Montes.

Esta informacién fue otorgada para llevar a cabo el desarrollo del proyecto de disefio
estructural, los resultados obtenidos seran propuestos y desarrollados en el punto 3.2.

De la seccion de ingenieria del proyecto.
2.2.3 Procedimiento del trabajo de campo

El equipo utilizado en la investigacion geotécnica son: Perforadora Long Year, bomba
de inyeccion, barras de la serie NQ, barras de revestimiento de serie NW, tripode

incorporado y accesorio de extraccion; y para la ejecucion de ensayos SPT.

De acuerdo a los requerimientos, se ha localizado el equipo de perforacion en lugares

de fundacién de la infraestructura.

2 Rodriguez Ortiz y otros, 1984 “Curso Aplicado de Cimentaciones”, reeditado por el COAM, se refiere
al Estudio Geotécnico para Construccion.
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Tabla 2-1 Localizacion de sondeos para fundacién de la infraestructura

SONDEO COTABOCADE PROFUNDID REFERENCIA
N®  PERFORACION (msnm) AP (M) ESTRIBO
SE-1 398,42 20,00 Avenida Periférica
SE-2 398,45 20,00 Pila Central
SE-3 398,61 20,00 Avenida Palo Santo

Fuente: Gobierno Auténomo Municipal de Villa Montes

- Ensayo de penetracién estandar
Los ensayos de Penetracion Normal (SPT se ejecutaron en total 3 de acuerdo a las
normas de la AASTHO y ASTM).

- Tomay descripcién de Testigos
Para obtener representatividad de las muestras en la seccion estratigrafica, se extrajeron
testigos, de forma general, la seccion estratigrafica esta agrupada en dos fases

litoldgicas.

El trabajo de laboratorio consistid en el procesamiento de las muestras, estas se
dividieron en dos grupos, los que se clasificaron para los analisis comunes y los

especiales.
Ensayos Comunes:

- Clarificacion de suelos mediante el Sistema Unificado (SUCS)
- Determinacion de humedad natural
- Determinacién de limites de consistencia
e Propiedades Fisico Mecanicas
El Sistema Unificado de clasificacion de Suelos SUCS, es la mas apropiada para el

analisis de fundaciones de estructuras, puesto que como base de andlisis considera la
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distribucion granulométrica, limites de atterberg, contenido de humerad y materia

orgénica.

e Determinacién de Fatiga Admisible de Suelo
Los parametros de capacidad portante fueron obtenidos del grafico B.K. HOOGH
(Basic Soll Engineering), realizando los respectivos ajustes por concepto de nivel

freatico.

2.3 Estudio de trafico
2.3.1 Definicién

Los estudios de trafico son la herramienta fundamental de la ingenieria aplicada al

conocimiento del trafico para conocer su comportamiento.

Para efectuar un estudio de esta naturaleza es preciso conocer el funcionamiento del
trafico rodado sobre las infraestructuras viarias ya sean estas existentes o de nueva
implantacion. Para ello se han de realizar medidas sistematizadas sobre las distintas

variables que definen el comportamiento de la circulacion.

Los estudios de trafico y analisis de la demanda son la base para llevar a cabo las
actividades de planeamiento, mejora, dimensionamiento y definicion geométrica en

planta y alzado. 3
2.3.2 Objetivos y alcances

El objetivo del estudio de tréfico en la interseccion de la Av. Periférica, Palo Santo y
carretera asfaltada Yacuiba-Santa Cruz es el de obtener informacion para determinar
las caracteristicas de trafico, especificamente se realizara un estudio de volumenes de
transito clasificados por tipo de vehiculos, para realizar el analisis de capacidad, disefio

geométrico y estructural del proyecto.

Para llevar a cabo esta propuesta de proyecto, el estudio de trafico esta orientado a su

justificacién y por ende, al reordenamiento del trafico vehicular.

3 Gestion técnica del trafico, Angel J. Mufioz Suarez, 2011
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Para tal efecto se cuantificara:

- El'volumen de trafico o el nimero total de vehiculos que pasan por una determinada

seccion de carretera en un intervalo de tiempo dado.

- Laintensidad horaria o el nimero de vehiculos que pasan por una seccion durante
un intervalo de tiempo inferior a una hora, pero expresado como una intensidad
horaria equivalente. Evaluando los valores de la intensidad proximos a la capacidad
con riesgo de colapso, situacion que deben de intentar evitarse en la medida de lo
posible, ya que la dinamica de disipacion de un colapso puede prolongar la

congestion durante varias horas después de haberse producido.
2.3.3 Procedimiento del trabajo de campo

Dentro de los métodos mas comunes para aforos de transito se encuentran diversos

métodos, entre ellos aforos manuales, contadores mecénicos, contadores portatiles.

Para el desarrollo del proyecto se usd el aforo manual, efectuado durante dias

representativos de la semana.
2.4  Consideraciones y parametros de disefio geométrico

Para el disefio geométrico del paso a desnivel se adopt6 los parametros del Manual y
Normas para el disefio Geométrico de Carreteras del Servicio Nacional de Caminos
ABC, Volumen 1. El disefio geométrico se establecid en base a las condiciones y
factores existentes para satisfacer al maximo los objetivos de funcionalidad, seguridad,
comodidad, integracion en su entorno, armonia o estética, economia y elasticidad, de

la via.
2.4.1 Clasificacion funcional para disefio
La clasificacion para disefio consulta seis categorias divididas en dos grupos, ellas son:

o Carreteras: Autopistas, Autorutas y Primarias
e Caminos: Colectores, Locales y de Desarrollo
Cada Categoria se subdivide seguln las Velocidades de Proyecto consideradas al interior

de la categoria. Las Vp mas altas corresponden a trazados en terrenos Llanos, las
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intermedias en terrenos ondulados y las mas bajas a terreno montafioso o cuyo extorno

presenta limitaciones severas para el trazado.

Terreno Llano: El relieve puede incluir ondulaciones moderadas de la rasante para
minimizar las alturas de cortes y terraplenes; consecuentemente la rasante de la via

estard comprendida mayoritariamente entre + 3%.

Terreno Ondulado: Esté constituido por un relieve con frecuentes cambios de cota,
frecuentemente pendientes de distinto sentido que pueden fluctuar entre 3 al 6%, segun

la categoria de la ruta

Terreno Montafioso: Esta constituido por cordones montafiosos o “Cuestas”, la
rasante del proyecto presenta pendientes sostenidas de 4 a 9%, segln la Categoria del

Camino, ya sea subiendo o bajando.

Las caracteristicas de las vias que intervienen en el proyecto se clasifican dentro de

carreteras primarias con velocidades promedio que corresponden a terrenos llanos.

Tabla 2-2 Clasificacion funcional para disefio carreteras y caminos rurales

Fuente: Manual de disefio geométrico de carreteras - ABC

2.4.2 Capacidad y niveles de servicio

2.4.2.1 Capacidad de una carretera 0 camino

Se define como la intensidad maxima de vehiculos que pueden pasar por una seccion
de un camino, bajo las condiciones prevalecientes del transito y del camino.
Normalmente se expresa como un volumen horario, cuyo valor no se puede sobrepasar

a no ser que las condiciones prevalecientes cambien.
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Como valores de referencia maximos absolutos se cita a continuacion la "Capacidad
en Condiciones Ideales"”, que corresponde a caminos para transito bidireccional o

unidireccional, expresada en términos de Intensidad:

—Camino Bidireccional de dos Carriles: 2.800 Veh. Livianos/hora (Total Ambos

Carriles)

—Camino Unidireccional con al menos dos Carriles para Transito en el mismo sentido:
2.200 Veh. Livianos/hora (Por Carril)

2.4.2.2 Niveles de servicio

Cuando el volumen de transito es del orden de aquel correspondiente a la capacidad de
la carretera, las condiciones de operacion son malas, aun cuando el transito y el camino
presenten caracteristicas ideales. Estas condiciones de operacién deficientes afectan a
la totalidad de los usuarios y la continuidad del flujo es inestable. Cuando se pierde la
situacion de equilibrio limite, que implica operar a capacidad, y se suceden las
interrupciones del flujo, se habla de un flujo forzado que corresponde a lo que el usuario

describe como "trancadera".

Es necesario por lo tanto, que el volumen de demanda sea menor que la capacidad de
la carretera, para que ésta proporcione al usuario un nivel de servicio aceptable. La
demanda méaxima que permite un cierto nivel o calidad de servicio es lo que se define

como Volumen de Servicio.

Las principales caracteristicas de operacion que se dan dentro del rango
correspondiente a cada nivel de servicio para un Camino Bidireccional bajo

condiciones ideales, son:

e Nivel A: Representa la condicion de flujo libre que se da con bajos volimenes
de demanda, permitiendo altas velocidades a eleccion del conductor. Debe ser
posible que todo usuario que lo desee pueda desarrollar velocidades de
operacion iguales o mayores que 93 km/h. La razon 1/C puede alcanzar el valor
0,15 (420 Veh/h) y el tiempo demorado es inferior al 30%.
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Nivel B: Representa la condicion de flujo estable. Los conductores aun pueden
seleccionar sus velocidades con libertad razonable. Todo usuario que lo desee
podré desarrollar velocidades de operacion iguales o mayores que 88 km/h. La
razén 1/C puede alcanzar el valor 0,27 (750 Veh/h) y el tiempo demorado es
inferior al 45%.

Nivel C: Representa aun la condicion de flujo estable, pero las velocidades y la
maniobrabilidad estdn intimamente controladas por los altos volimenes de
transito. La mayoria de los conductores no puede seleccionar su propia
velocidad. La velocidad de operacion posible debe ser igual o mayor que 83
km/h. La razon I/C puede alcanzar el valor 0,43 (1200 Veh/h) y el tiempo
demorado es inferior al 60%.

Nivel D: Representa el principio del flujo inestable, con volimenes del orden,
aunque algo menores, que los correspondientes a la capacidad del camino. Las
restricciones temporales al flujo pueden causar fuertes disminuciones de la
velocidad de operacién. Los conductores tienen poca libertad para maniobrar,
poca comodidad en el manejo, pero estas condiciones pueden tolerarse por
cortos periodos de tiempo. La velocidad de operacion fluctua alrededor de 80
km/h. La razén 1/C puede alcanzar el valor 0,64 (1.800 Veh/h) y el tiempo
demorado no supera el 75%.

Nivel E: Representa la capacidad del camino o carretera y por lo tanto el
volumen méximo absoluto que puede alcanzarse en la via en estudio. El flujo
es inestable, con velocidades de operacion de orden de 72 km/h. El Nivel E
representa una situacion de equilibrio limite y no un rango de velocidades y
volimenes como en los niveles superiores. La razon I/C alcanza de valor 1,0
(2.800 Veh/h) y el tiempo demorado fluctua entre 75 y 100%.

Nivel F: Describe el flujo forzado a bajas velocidades con volimenes menores
que la capacidad de la carretera. Estas condiciones se dan generalmente por la
formacion de largas filas de vehiculos debido a alguna restriccion en el camino.

Las velocidades y las detenciones pueden ocurrir por cortos o largos periodos
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debido a la congestion en el camino. Las velocidades de operacion son menores
de 72 km/h.
Tabla 2-3 Intensidad maxima de servicio (I) de una calzada segun nivel de servicio

para FHP=1, medida en vehiculos por hora en ambos sentidos de transito

Fuente: Manual de disefio geométrico de carreteras - ABC

2.4.3 Seccion transversal

2.4.3.1 Calzada

Una calzada es una banda material y geométricamente definida, de tal modo que su
superficie pueda soportar un cierto transito vehicular y permitir desplazamientos

comodos y seguros de los mismos.

La calzada esta formada por dos 0 mas carriles. Un carril serd entonces cada una de las
divisiones de la calzada que pueda acomodar una fila de vehiculos transitando en un

sentido.

En el caso de carreteras o caminos con calzada bidireccional de dos carriles, cada uno
de ellos podra ser utilizado ocasionalmente por vehiculos que marchan en el sentido

opuesto, en el momento en que éstos adelanten a otros mas lentos.
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La demarcacion de ejes y bordes que ayuda a definir los carriles y el ancho total de la
calzada, se ejecutard en conformidad con las disposiciones vigentes de la

Administradora Boliviana de Carreteras.

En la Tabla 2-4 se resumen los Anchos de Plataforma, dados en funcion de la Categoria

de la via y de la Velocidad de Proyecto que le corresponde.

Salvo en los casos de Caminos Locales y de Desarrollo con velocidades de proyecto
menores o iguales que 60 km/h, en los que la Administradora Boliviana de Carreteras
podra autorizar ancho de carriles de menos de 3,5 m, para todas las demas categorias y

velocidades de proyecto el ancho minimo de carriles sera de 3,5 m.

La seleccion de la Seccién Transversal Tipo de una carretera o camino dentro de las
definidas en la Tabla 2-4, dependera de la funcion asignada al proyecto, del tipo de
terreno en que ésta se emplaza y del estudio de transito que permite anticipar la
evolucion del Transito Promedio Diario Anual (TPDA) y del Volumen Horario de
Disefio (VHD) a lo largo del tiempo, y en particular al horizonte de disefio. Las
caracteristicas geométricas del trazado propuesto permitiran calcular la Capacidad de
la via y los VVolimenes y Niveles de Servicio, que contrastados con las predicciones
del volumen de demanda a lo largo del tiempo, permitiran verificar si se cumple la

funcion asignada al proyecto.

llustracion 2-1 Seccion tipo de puentes y pasos superiores sin escala

T
., T r

:
!
j

Ancho Tablero

Fuente: Manual de disefio geométrico de carreteras - ABC
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2.4.3.2 Bermas

Las bermas son las franjas que flanquean el pavimento de las calzadas. Pueden ser
construidas con pavimento de hormigon, capas asfalticas, tratamiento superficial, o

simplemente ser una prolongacion de la capa de grava en los caminos no pavimentados.

En pavimentos de hormigon que consulten ensanches hacia la berma como parte del
Disefio Estructural, la berma podra contar con un sector en hormigén y el saldo para
completar su ancho, se dard con una capara asfaltica de 0,05m de espesor minimo,

apoyada sobre una base granular.

En pavimentos asfalticos multicapas, la berma constituird una prolongacion de la capa
de rodadura del pavimento, la que debera tener un espesor minimo de 0,05m el que se

mantendra en la berma.

Si la carretera tiene una sola calzada, las bermas deben tener anchos iguales. Las
bermas cumplen funciones bésicas de proporcionar proteccion al pavimento y a sus
capas inferiores, permiten detenciones ocasionales y ofrecen espacio adicional para

maniobras de emergencia, aumentado la seguridad.

El ancho normal en caminos locales con Vp=40 km/h es de 0.5 m. en caminos de
desarrollo que normalmente no poseeran pavimento superior, se podra prescindir de las
bermas. A medida que la velocidad y los volimenes de disefio crecen, también deberan
hacerlo las bermas exteriores, hasta contemplar un ancho méximo de 2.5 m, que
permite la detencion en caso de emergencia de los vehiculos sin afectar el transito de

paso.

Los anchos normales de berma se dan en la tabla 2-4 asociados a la categoria de la ruta
y Vp correspondiente, pudiendo usarse el valor inferior del rango para transitos muy

moderados en terreno de topografia restrictiva.
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Tabla 2-4 Cuadro resumen de anchos de plataformas a nivel de rasante

Fuente: Manual de disefio geométrico de carreteras - ABC
2.4.3.3 Pendiente

Por consideraciones de drenaje del tablero, las secciones transversales deberan ser en

lo posible de un solo tipo y establecer, pendientes transversales no nulas.

La pendiente minima que debera tener la calzada de los tableros de puentes y pasos
superiores es de 2%. En los puentes en que se dispongan aceras o ciclovia, estas
deberén tener un bombeo o pendiente transversal hacia el interior del puente de un 1%.

2.4.4 Velocidad de disefio

Segun la AASHTO es la maxima velocidad segura que puede mantenerse sobre una
especificada seccion de carretera cuando las condiciones son tan favorables que
gobiernan las caracteristicas de disefio, este parametros el que define y condiciona las
caracteristicas geométricas minimas, de ahi que el resto de pardmetros geométricos son

funcién de la velocidad.
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La velocidad de disefio para una estructura de paso siempre es menor que el de las vias

a enlazar, es por eso que la AASHTO aconseja los valores que se muestran a

continuacion:

Tabla 2-5 Valores de velocidad de disefio en funcion de la categoria y el tipo de

terreno

Categoria de la
carretera

Tipo de
terreno

Velocidad de disefio de un tramo homogéneo (km/h)

Primaria de dos
calzadas

Plano

20

30

40

50

60

70

Ondulado

Montafioso

Escarpado

Primaria de
una calzada

ecunaaria

Plano

Ondulado

Montafioso

Escarpado

ano

Ondulado

Montafioso

Escarpado

Terciaria

Plano

Ondulado
Montafioso

Escarpado

Fuente: AASHTO, A policy on Geometric Design oh Highway and Streets, 1994

2.4.5 Radio minimo

80

90

100

110

Los radios minimos son los valores limites de la curvatura para una velocidad de

disefio, relacionadas con el peralte y el factor de friccion, ésta se puede calcular o tomar

las recomendaciones de la AASHTO como se indica en la siguiente tabla.




Tabla 2-6 Parametros de disefio geométrico

30

Velocidad | Factor de Peralte maximo 4% Peralte maximo 8%
de Disefio | Friccion Radio (m) Radio (m)
(km/h) Méxima | Calculado | Recomendado | Calculado | Recomendado
30 0.17 33.7 35 30.8 30
40 0.17 60.0 60 54.8 55
50 0.16 98.4 100 89.5 90
60 0.15 149.2 150 135.0 135
70 0.14 214.3 215 192.9 195
80 0.14 280.0 280 252.0 250
%0013 | 352 | 2% | 3BT 5
100 0.12 492.1 490 437.4 435
110 0.11 635.2 635 560.4 560
120 0.09 672.2 670 755.9 775

Fuente: AASHTO, A Policy on Geometric Design of Highway and Streets, 1994

2.4.6 Peralte o sobrelevacion

El peralte es la inclinacién de la via en tramos curvos con el objeto de mantener el

vehiculo en equilibrio debido a la fuerza centrifuga, estan de acuerdo a la velocidad de

disefio y I radio de la curva seleccionada como muestra la ecuacion recomendada por

la AASHTO para transitar en condiciones seguras:

Donde:

e

VZ
2.26 R

e= Peralte o tasa de sobreelevacién

V= Velocidad de disefio, en kilometros por hora

R= Radio de curva, en metros

Sobreelevacién en Curvas de Intersecciones

Tabla 2-7Sobreelevacion en curvas de intersecciones

Radio

Rangos de Sobreelevacion , %

Velocidades de Disefio Curvas, km/h

(m)

20

30

40

50

60

70
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15 2-10 - - - - -
25 2-5 2-10 - - - -
50 2-4 2-8 4-10 : - .
70 22-3 2-6 3-8 6-10 - .
100 2-3 2-4 3-6 5-9 8-10 -
150 2 2-3 3-5 4-7 6-9 9-10
200 2 2-3 2-4 3-5 5-7 7-9
300 2 23 | 23 | 34 | 45 | 56
500 22 2 2 2-3 3-4 4-5
700 2 2 2 2 2-3 3-4
1000 2 2 2 2 2 2-3

Fuentes: AASHTO, A Policy on Geometric Design of Highway and Streets, 1994
2.4.7 Pendientes longitudinales

Como las pendientes intervienen en la comodidad y seguridad del vehiculo afectando
a la velocidad del mismo, estas deben ser las minimas posibles, considerando siempre
la clase de vehiculos pesados, largos, porcentajes de estos que reducen la capacidad, y

sobre todo la topografia la cual no debe ser bruscamente modificada.

Para las rampas la AASHTO recomienda limitarlas hasta un maximo del 8% en rampas
de doble sentido, siendo mas flexibles en un solo sentido y en un solo carril aceptandose
hasta pendientes de 10%. Aunque algunos autores recomiendan que limitar la
pendiente no es mas importante que el control de visibilidad de parada para lo cual

también se debe realizar las debidas verificaciones.
2.4.8 Alineamiento horizontal y vertical

Las progresivas y cotas del eje tanto en planta como elevacion, a seguir el transcurso
de la via que mas se acomode a las condiciones del lugar, se determinara un
alineamiento para cada eje con los factores que rigen el disefio geométrico y cumplan

con los parametros propuestos segun el tipo de carretera y velocidad de disefio.
2.4.9 Galibos

Segun ABC, galibo se define como la altura existente entre la base de la viga y el fondo

del lecho en el caso del cruce sobre rios o esteros. En el caso de pasos desnivelados
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sobre vias férreas, es la distancia entre la case mas baja de vigas y la mayor cota de riel.
En pasos a desnivel sobre un camino, es la distancia entre la base més baja de vigas y

la cota mas alta del pavimento del camino sobre el cual se cruza.

Los géalibos horizontal y vertical para puentes urbanos seran el ancho y la altura

necesarios para el paso del trafico vehicular. EI gélibo vertical no serd menor que 5 m.

El galibo vertical sobre autopistas principales serd al menos de 5.50 m, en zonas rurales.
En zonas altamente desarrolladas esta magnitud puede ser reducida, previa justificacion

técnica.

El galibo debe ser tal que brinde un margen de seguridad para los vehiculos y la
estructura. Se conoce que la mayor altura de un vehiculo es de 4.10 m y la altura que
debe haber entre el vehiculo y la estructura superior es de 0.30 m, por esto se debe tener
en cuenta para el futuro, perdidas de altura libre por mantenimientos sobre la rasante
de la carretera, cargas de los vehiculos que obstaculicen sobre ellos, asentamientos de

la infraestructura, deflexiones en la superestructura y otros.

Tabla 2-8 Galibos

Fuente Galibo vertical (m)
Minimo | Deseable

AASHTO, A Policy on Geometric Design of Highways and Streets, 4,5 5,0
USA, 1994
Secretaria de Comunicaciones y Transportes, México, 2001. 5,0 55
Norma3.1-1C. Trazado de la Instruccion de Carreteras, Espafia, 5,0 5,3
1999.
Manual de disefio geométrico de carreteras, Colombia, 1998. 4,5 4,9
Manual de disefio de puentes, Pera, 2003. 55 55
Manual y Normas para el Disefio Geométrico de Carreteras, - 5,0
Bolivia, 1990

2.4.10 Rampas

Las rampas de acceso a pasos desnivelados deberan disefiarse con una pendiente
méaxima de un 10% y la parte desarrollada en terraplén. El uso de pendientes mayores

a la establecida solo se permitira en casos debidamente justificados. En los tramos de



33

las rampas que se conformen con vigas y losa, los apoyos de tramo deberan emplazarse

por sobre nivel de terreno natural.

Las barandas de proteccidn que se coloquen, deberan extenderse a lo largo de todas las

rampas de acceso.

Segun la topografia del lugar las pendientes deben ser limitadas, porque los costes se
pueden incrementar sustancialmente de acuerdo a la estructura de la rampa, en el caso
si se trata de un simple relleno suelen ser méas baratas que rampas con estructuras de

sustentacion.

La capacidad de una rampa puede ser limitada por cualquiera de sus partes
componentes por el ancho de seccion, las pendientes o también por las exigencias del
trafico. Cuando las velocidades de los ramales sean diferentes la velocidad de disefio
de la rampa debe seleccionarse respecto a la mas alta de los ramales. En la tabla
siguiente se muestra las velocidades de disefio para rampas en funcién de la velocidad
de la carretera.

Tabla 2-9 Velocidades de disefio de las rampas en funcion de las Velocidades de

disefio de la Carretera, en kilometros por hora

Velocidad de Disefio Carretera 50 |60 [70 f/80 }90 |100 |110
Velocidad de Disefio Rampa

Rango Superior 40 |50 |60 § 70 §80 |90 100
Rango Medio 30 |40 |50 § 60 §70 |80 90
Rango Inferior 20 |30 |40 § 40 {50 |50 60
Radios minimos (ver tabla 2-6 en el

punto 2.4.5)

Fuente: AASHTO, A Policy on Geometric Design of Highway and Streets, 1994
2.5 Consideraciones y parametros de disefio estructural

El disefio estructural se desarroll6 en base a los parametros de la Normativa AASHTO
LRFD-20017.
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2.5.1 Filosofia de disefio para puentes carreteros

Durante afios, los ingenieros desarrollaron procedimientos de disefio para proveer un
satisfactorio margen de seguridad a los puentes. Estos procedimientos de disefio fueron
basados en los analisis de los efectos de las cargas y la resistencia de los materiales.
Los procedimientos de disefio se plasmaron en especificaciones de disefio para puentes.
Los primeros métodos de disefio se encuentran en las Especificaciones Estandar Para
Puentes Carreteros AASHTO, luego fue sustituido por las Especificaciones LRFD Para
el Disefio de Puentes Carreteros AASHTO en el afio 1994, las Especificaciones LRFD
fueron desarrollados en el periodo 1988 a 1993 cuando estaban disponibles métodos
probabilisticos basados en estadisticas, y que se convirtio en la base para cuantificar la

seguridad.

El método para tratar asuntos de seguridad en especificaciones modernas es el
establecimiento de estados limite para definir grupos de eventos o circunstancias que
podrian causar que una estructura sea inservible para su objetivo original. Las
Especificaciones LRFD estan escritas con un formato de Estados Limite basado en
probabilidades requiriendo el analisis de algunos, o todos, de los cuatro Estados Limite

definidos abajo para cada componente de disefio en un puente.

El estado limite de servicio. Trata con las restricciones impuestas a las tensiones,
deformacion, y anchos de fisura bajo condiciones de servicio regular. Estos requisitos
estan dirigidos a asegurar un funcionamiento aceptable del puente durante el periodo

de disefio.

El estado limite de fatiga y fractura. El estado limite de fatiga se debe considerar como
restricciones impuestas al rango de tensiones que se da como resultado de un Unico
camion de disefio ocurriendo el nimero anticipado de ciclos del rango de tension. La
intencion del estado limite de fatiga es limitar el crecimiento de fisuras bajo cargas
repetitivas, a fin de impedir la fractura durante el periodo de disefio del puente. El
estado limite de fractura se debe considerar como un conjunto de requisitos sobre

resistencia de materiales de las Especificaciones sobre Materiales de AAHSTO.
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El estado del limite de resistencia. Esté dirigido a garantizar resistencia y estabilidad,
tanto local como global, para resistir combinaciones de carga estadisticamente
significativas que se anticipa que un puente experimentara durante su periodo de
disefio. Bajo el estado limite de resistencia se pueden producir tenciones muy elevadas

y dafios estructurales, pero se espera que la integridad estructural global se mantenga.

Los estados limites correspondientes a eventos extremos. Estan dirigidos a garantizar
la supervivencia estructural del puente durante una inundacion, un terremoto principal,
cuando es embestido por una embarcacion, o vehiculo o el flujo de hielo, posiblemente
donde la fundacidn esté en condiciones socavadas. Se considera que los estados limites
extremos son ocurrencias Unicas cuyo periodo de recurrencia puede ser
significativamente mayor al periodo de disefio del puente. La probabilidad unida de
estos acontecimientos es sumamente baja, y, por consiguiente, se especifica que son
aplicadas separadamente. Bajo de estas condiciones extremas, se espera que la

estructura experimentara considerables deformaciones inelasticas.
2.5.1.1 Disefio por factores de carga y resistencia (LRFD)

Para tener en cuenta la variabilidad en ambos lados de la inigualdad en la Ec. 1 el lado
de la resistencia debe ser multiplicado por un factor de base estadistica ¢ el cual su
valor es usualmente menor que uno, y el lado de la carga es multiplicado por un factor
de carga de base estadistica y;, su valor es un numero usualmente mayor que uno.
Debido a que los efectos de carga en un estado limite particular envuelve una
combinacion de diferentes tipos de carga Q; que tiene diferentes grados de

predictibilidad, el lado de los efectos de carga es representado por la sumatoria de

valores ZYiQi. Si la resistencia nominal esta dada por R,, , el criterio de seguridad es:

dRn > efectos deXyiQi Ec.1

Debido a que la Ec. 2 toma en cuenta factores de carga y factores de resistencia el

método de disefio es llamado “Disefio por Factores de Carga y Resistencia, LRFD”.

Un criterio de disefio para el estado limite de resistencia I, puede ser expresado como:
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ni(VpMDC + vpMpw + ViMLL+1M) < OM, Ec.2
Donde:
M pc = momento debido a componentes estructurales
M pw = momento debido a superficie de rodamiento
M L.+ im= momento debido a carga viva + incremento dindmico
M = resistencia
¢ = factor de reduccion de resistencia

Tabla 2-10 Factor de reduccion de resistencia

Factor de resistencia
Para Momento H°A° 0.85

Para Corte H°A?° 0.90
Fuente: Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el Método LRFD

ni = Modificador de cargas

Cuando se selecciona los factores de carga y factores de resistencia para puentes, se
utiliza la teoria de probabilidad para los datos de las resistencias de los materiales y la
estadistica en los pesos de los materiales y las cargas vehiculares. Algunas ventajas del

método LRFD pueden ser resumidos en:

e Toma en cuenta la variabilidad en las cargas y las resistencias.
e Logra claramente uniformes niveles de seguridad para diferentes estados
limites y tipos de puentes sin complejos analisis probabilisticas o estadisticos.

e Provee un método de disefio racional y consistente.
2.5.1.2 Factores de carga y resistencia

Ductilidad, redundancia, e importancia operacional son aspectos significativos que

afectan el margen de seguridad de puentes. Mientras que las dos primeras se relacionan
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directamente con la relacién fisica, la dltima tiene que ver con las consecuencias que

implicaria que el puente quede fuera de servicio.
2.5.1.2.1 Ductilidad

El sistema estructural de un puente se debe dimensionar y detallar de manera de
asegurar el desarrollo de deformaciones inelasticas significativas y visibles en los
estados limites de resistencia y correspondientes a eventos extremos antes de la falla.

La respuesta de los elementos estructurales o conexiones mas alla del limite elastico se
puede caracterizar ya sea por un comportamiento fragil y un comportamiento ductil. El
comportamiento fragil es indeseable debido a que implica una subita perdida de la
capacidad de carga inmediatamente después de exceder el limite elastico. El
comportamiento ductil se caracteriza por deformaciones inelasticas significativas antes
que ocurra una pérdida significativa de la capacidad de carga. El comportamiento ductil
advierte sobre la inminente ocurrencia de una falla estructural mediante grandes

deformaciones inelésticas.

La experiencia indica que los elementos tipicos disefiados de acuerdo con los requisitos

de la AASHTO generalmente exhiben una ductilidad adecuada.

Para el estado limite de resistencia:

no > 1,05 para elementos y conexiones no ddctiles

no = 1,00 para disefios y detalles que cumplen con estas especificaciones

no > 0,95 para elementos y conexiones para los cuales se han especificado medidas

adicionales para mejorar la ductilidad
Para todos los demas estados limites
no = 1,00

2.5.1.2.2 Redundancia

La redundancia es usualmente definida diciendo lo contrario, una estructura poco

redundante es aquella en la cual la pérdida de un componente da como resultado
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colapso, o un componente poco redundante es aquella cuya pérdida resulta en el
colapso completo o parcial de la estructura. También se podria decir que una estructura
estaticamente indeterminada es redundante porque tiene mas restricciones de las que
son necesarias para satisfacer el equilibrio. Se deben usar estructuras continuas y con

multiples recorridos de carga a menos que existan motivos justificados para evitarlas.
Para el estado limite de resistencia:

nr > 1,05 para elementos no redundantes

nr = 1,00 para niveles convencionales de redundancia

nr = 0,95 para niveles excepcionales de resistencia

Para todos los demés estados limites

nr =1,00

2.5.1.2.3 Importancia Operativa

El concepto de importancia operativa se debe aplicar exclusivamente a los estados
limites de resistencia y correspondiente a eventos extremos. El propietario puede
declarar que un puente o cualquier conexion o elemento del mismo son de importancia

operativa.

Esta clasificacion se deberia basar en requisitos sociales o de supervivencia y/o

requisitos de seguridad o defensa.

Se pueden llamar puentes de importancia operativa a aquellos que deben permanecer
abiertos para el transito de todos los vehiculos luego del sismo de disefio y deben poder
ser utilizados por los vehiculos de emergencia o para fines de seguridad y/o defensa

inmediatamente después de un sismo importante.
Para el estado limite de resistencia:
mi > 1,05 para puentes importantes

m = 1,00 para puentes tipicos
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mi > 0,95 para puentes de relativamente poca importancia
Para todos los demés estados limites

m =1,00

2.5.1.3 Combinaciones de carga de disefio en LRFD

En la Tabla 2-11 se especifican los factores de carga que se deben aplicar para las
diferentes cargas que componen una combinacion de cargas de disefio. Se deberan
investigar todos los subconjuntos relevantes de las combinaciones de cargas. En cada
combinacién de cargas, cada una de las cargas que debe ser considerada y que es
relevante para el componente que se esté disefiando, se deberan multiplicar por el factor
de carga correspondiente y el factor de presencia maultiple especificado. Luego los
productos se deberan sumar de la manera especificada en la Ec. 2 y multiplicar por los

modificadores de las cargas especificados en la Seccion 2.5.1.2, [A 1.3.2].

Los factores se deberan seleccionar de manera de producir la solicitacion total

mayorada extrema.

Las combinaciones de carga para diversos estados limite mostradas en Tabla 2-11 son

descritas abajo.

Resistencia I.- Combinacion de carga bésica referente al uso vehicular normal del

puente sin viento.

Resistencia 11.- Combinacién de carga referente al uso del puente por vehiculos de
disefio especiales especificados por el propietario, vehiculos de circulacion restringida
sin viento. Si un vehiculo permitido viaja sin escolta, o si el control no es provisto por
escoltas, se puede asumir que las otras vias son ocupadas por cargas vivas vehiculares.
Para puentes mas largos que el vehiculo permitido, se debe considerar la adicion de la
carga de via, y la carga permitida esta ultima con la carga de via que preceda y proceda

a la carga permitida en su via.

Resistencia I11.- Combinacion de cargas que representa el puente expuesto a vientos

de velocidades superiores a 90 km/h.
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Resistencia IVV.- Combinacion de cargas que representa relaciones muy elevadas entre
las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y las provocadas por las

sobrecargas.

Resistencia V.- Combinacién de cargas que representa el uso del puente por parte de

vehiculos normales con una velocidad del viento de 90 km/h.
Evento Extremo I.- Combinacién de cargas que incluye sismos.

Evento extremo I1.- Combinacion de cargas que incluye carga de hielo, colision de
embarcaciones y vehiculos, y ciertos eventos hidraulicos con una sobrecarga reducida

diferente a la que forma parte de la carga de colision de vehiculos, CT.

Servicio .- Combinacion de cargas que representa la operacién normal del puente con

un viento de 90 km/h, tomando todas las cargas a sus valores nominales.

También se relaciona con el control de las deflexiones de las estructuras metalicas
enterradas, revestimientos de tdneles y tuberias termoplasticas y con el control del
ancho de fisuracion de las estructuras de hormigon armado. Esta combinacion de cargas

también se deberia utilizar para investigar la estabilidad de taludes.

Servicio Il.- Combinacién de cargas cuya intencion es controlar la fluencia de las
estructuras de acero y el resbalamiento que provoca la sobrecarga vehicular en las

conexiones de reshalamiento critico.

Servicio I11.- Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en

superestructuras de hormigon pretensado, cuyo objetivo es controlar la fisuracion.

Servicio 1V.-Combinacién de cargas relacionada exclusivamente con la traccion en

subestructuras de hormigdn pretensado, cuyo objetivo es controlar la fisuracion.

Fatiga.- Combinacion de cargas de fatiga y fractura que se relacionan con la sobrecarga
gravitatoria vehicular repetitiva y las respuestas dinamicas bajo un unico camién de

disefio con la separacion entre ejes.
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Tabla 2-11 Combinaciones de Cargas y Factores de Carga

Fuente: Tabla 3.4.1-1 (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el
Método LRFD)

Tabla 2-12 Factores de carga para cargas permanentes, yp

Fuente: Tabla 3.4.1-2 (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el
Método LRFD)
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2.5.2 Barreras de concreto

El proposito de una barrera de concreto en el caso de una colision vehicular es redirigir
el vehiculo de una manera controlada. La barrera debe ser adecuada para resistir el
impacto inicial de la colision y seguir siendo eficaz en la reorientacion del vehiculo,

debiendo por ello cumplir requisitos de resistencia y geometria.

Se propone en este caso un modelo de barrera de concreto con perfil basado en la
barrera de New Jersey. Cabe destacar que un sistema de barreras y su conexion a la
cubierta solo se autoriza después de demostrar que es satisfactorio a través de pruebas
de choque en barreras a escala natural para el nivel de prueba deseado [A13.7.3.1]. Si
se realizan modificaciones menores a modelos ya probados, que no afectan su

resistencia, pueden utilizarse sin las pruebas de impacto requeridas.

De acuerdo con el esquema de interaccion vehiculo-barrera, una barrera con perfil New
Jersey que sea adecuada en términos estructurales absorbera la energia producida
durante el impacto y posteriormente encauzara el vehiculo. Sin embargo, para que esto
se realice de manera satisfactoria, los parametros de la trayectoria del vehiculo y la

disipacion de energia deben estar dentro de los limites permisibles para sus ocupantes.

Las fuerzas involucradas en el impacto contra una barrera producen una cantidad de
energia cinética relativamente grande, y para que el encauzamiento del vehiculo sea
eficiente, se requiere disipar esa energia producida haciendo que este absorba la menor
cantidad posible, lo que depende del peso, el angulo de incidencia y la velocidad del
vehiculo. Esta ultima se puede determinar calculando los componentes en las

direcciones paralela y perpendicular a la barrera.

Suponiendo que durante la colisién no se aplicaran los frenos, en un encausamiento
satisfactorio la disipacion de la energia paralela a la barrera se efectia a través de la
fuerza de friccion que se desarrolla por el contacto del vehiculo con la barrera y de las
Ilantas con el pavimento. En la mayoria de los disefios de barreras, la carroceria del
vehiculo que choca estara en contacto con la barrera hasta el momento en que éste sea

encauzado.
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Sin embargo, para la barrera de concreto y en angulos de incidencia pequefios, el nico
contacto del vehiculo durante la colision puede ser el de la llanta delantera del lado
correspondiente. Asi, la fuerza de friccion entre el vehiculo y la barrera se origina en
la llanta a medida que ésta sube y cambia de direccion debido a la menor pendiente del

tramo de transicion.

Los requisitos de resistencia dependen del volumen de camiones y la velocidad del
trafico previsto. Las fuerzas de disefio y su ubicacion en relacion con la losa de puente
estan dadas en seis niveles segun la Tabla AASHTO A13.2-1.

Cabe destacar que un sistema de barreras y su conexion a la cubierta sélo se autoriza
después de demostrar que es satisfactorio a través de pruebas de choque en barreras a

escala natural para el nivel de prueba deseado [A13.7.3.1].
2.5.2.1 Criterios para seleccionar el nivel de ensayo

TL-1 — Nivel de Ensayo Uno: Generalmente aceptable para las zonas de trabajo en las
cuales las velocidades permitidas son bajas y para las calles locales de muy bajo

volumen y baja velocidad.

» TL-2 — Nivel de Ensayo Dos: Generalmente aceptable para las zonas de trabajo y la
mayor parte de las calles locales y colectoras en las cuales las condiciones del sitio de
emplazamiento son favorables; también donde se anticipa la presencia de un pequefio

namero de vehiculos pesados y las velocidades permitidas son reducidas.

* TL-3 — Nivel de Ensayo Tres: Generalmente aceptable para un amplio rango de
carreteras principales de alta velocidad en las cuales la presencia de vehiculos pesados

es muy reducida y las condiciones del sitio de emplazamiento son favorables.

* TL-4 — Nivel de Ensayo Cuatro: Generalmente aceptable para la mayoria de las
aplicaciones en carreteras de alta velocidad, autovias, autopistas y -carreteras

interestatales en las cuales el trafico incluye camiones y vehiculos pesados;

* TL-5 — Nivel de Ensayo Cinco: Generalmente aceptable para las mismas aplicaciones

que el TL-4 y también cuando el trafico medio diario contiene una proporcion
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significativa de grandes camiones o cuando las condiciones desfavorables del sitio de

emplazamiento justifican un mayor nivel de resistencia de las barandas; y

* TL-6 — Nivel de Ensayo Seis: Generalmente aceptable para aplicaciones en las cuales
se anticipa la presencia de camiones tipo tanque o cisterna u otros vehiculos similares
de centro de gravedad elevado, particularmente cuando este trafico se combina con
condiciones desfavorables del sitio de emplazamiento.

2.5.2.2 Fuerzas de disefio para las barreras para trafico vehicular (A13.2)

La referida especificacion AASHTO sefiala en la Tabla A13.2-1 — Fuerzas de disefio

para las barreras para tréfico vehicular:

Tabla 2-13 Fuerzas de disefio para las barreras para trafico vehicular

Fuente: Tabla A13.2.1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el
Método LRFD)

2.5.2.3 Barandas de Hormigon (A13.3.1)

Para las barreras o parapetos de hormigon armado y pretensado se pueden utilizar

analisis por lineas de fluencia y disefio por resistencia.

La resistencia nominal de la baranda frente a la carga transversal, Rw, se puede

determinar utilizando un enfoque por lineas de fluencia de la siguiente manera:

* Para impactos dentro de un segmento de muro:

R = (72) (8M, +8M, + Holt) (A 13.3.1-1)
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La longitud critica de muro en la cual se produce el mecanismo de la linea de fluencia,

Lo, se debera tomar como:

2
Lo=%+ \/(ﬂ) Sy M) (A 13.3.1-2)

2 2 M,

* Para impactos en el extremo de un muro o en una junta:

— 2 M,1%
Rw = (zLO_Lt) (Mb + My +— ) (A 13.3.1-3)

_ Lt Le)\2 | H(Mp+My) ]
Le= 2+\/(2) = (A 13.3.1-4)
Donde:

Ft = fuerza transversal especificada en la Tabla A13.2-1que se supone actuando en la
parte superior de un muro de hormigéon (N)

H = altura del muro (mm)

L. = longitud critica del patron de falla por lineas de fluencia (mm)

Lt = longitud de distribucién longitudinal de la fuerza de impacto Ft (mm)
Rw= resistencia transversal total de la baranda (N)

Mp= resistencia flexional adicional de la viga acumulativa con My, si corresponde, en

la parte superior del muro (N-mm)

Mo= resistencia flexional de los muros en voladizo respecto de un eje paralelo al eje
longitudinal del puente (N-mm/mm)

M= resistencia flexional del muro respecto de su eje vertical (N-mm/mm)

Para poder ser utilizados en las expresiones anteriores, Mc y My no deberian variar
significativamente con la altura del muro. En otros casos se deberia realizar un analisis

riguroso mediante lineas de fluencia.
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2.5.3 Disefo de vigas con armaduras postensas

Es una de las técnicas modernas que ha permitido obtener estructuras similares a
las que se obtienen con el hormigon armado pero con maltiples ventajas segun se
describe a continuacion:

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

Freyssinet fue quien alcanzo este objetivo y lo explico de la siguiente forma: “es

necesario introducir en el hormigon fuerzas artificiales aplicadas en forma constate

tales que bajo el efecto simultaneo de estas fuerzas, las sobrecargas y las diversas
acciones, el hormigén debe permanecer sin fracturas, ni fisuras”. Para este
resultado, no es necesario que el acero resista a los esfuerzos de traccion, sino el

hormigon solo, sin ser descomprimido gracias al pretensado,

En consecuencia el principio de funcionamiento de esta técnica es completamente

diferente al del hormigén armado.
El modulo de elasticidad no es constante porque varia con las fatigas y su duracion.

El hormigbn pretensado es un material elastico, es decir recupera su posicion
original en cuanto dejan de actuar las cargas. Es adecuado para soportar cargas

dinamicas como es el caso de los puentes.

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

somete a una de sus maximas sobrecargas.

La principal ventaja es que para tramos simplemente apoyados con luces mayores

a los 20 m se obtienen estructuras mucho méas econémicas.
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Gracias a la utilizacion de aceros de muy alta resistencia los que no sirven para el

hormigon armado, se obtiene una economia del acero en peso del orden de 70 %

aunque en realidad el costo del acero de alta resistencia es de aproximadamente el

doble, pero la importancia de la economia en peso en el conjunto de la estructura

es tal que permite en la mayor parte de los casos, bajar el precio total de la

construccion por debajo del precio del hormigén armado.

En cuanto a la economia sobre la cantidad de hormigdn, esta es del orden del 20 %

que ademas repercute en la infraestructura.

El hormigdn pretensado permite mejorar la estructura de las obras porque se
dispone de elementos mas ligeros y gracias a las posibilidades técnicas que es
demasiado largo exponerlas, el hormigdn pretensado permite un aumento de
luz para una misma altura de viga disponible.

El hormigbn pretensado es un material que facilita la prefabricacion,
permitiendo la multiple ocupacién de los encofrados y reduciendo al minimo al
apuntalamiento y como dato interesante se aclara que sobre las 40 vigas la

economia resulta mas importante.

Las estructuras pretensadas se clasifican en los dos grupos siguiente:

Las postesadas cuya caracteristica fundamental es de que los cables se colocan
dentro de vainas, las que van embebidas en la masa del hormigén,
procediéndose al tesado de los cables una vez que el hormig6n ha endurecido.

Las pretesadas que requieren de bancos o mesas de tesar, son aquellas en las
que el acero es tesado y anclado en estribos terminales antes de hormigonar el
elemento. Después de endurecido el hormigon, se sueltan los anclajes y debido
a la adherencia entre el acero y el hormigdn, el primero no puede retomar su
longitud normal quedando en tensién y transmitiendo asi su fuerza al hormigon.
Esta forma de pretensar se la emplea especialmente en la prefabricacién masiva
de elementos, en cambio en la construccion de puentes es mas corriente el

empleo de postesado.
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En hormigon pretensado, se puede solucionar con las luces comprendidas entre 10
y 15 m. Vigas pretesadas por adherencia para luces de 8 a 25 m. Vigas postesadas

para luces entre 20 y 45 m.

Para luces comprendidas entre 20 y 45 m. el tablero esta constituido por dos, tres o
mas vigas de altura constante y alma relativamente delgada, con una separacion

entre ejes comprendida entre 2.5y 3.5 m.

Las vigas pueden ser prefabricadas o vaciadas en sitio, prefiriéndose las
prefabricadas cuando su numero asi lo justifique o cuando no es posible encarar la

construccion sobre encofrados y puntales.

Los diafragmas no deben ser suprimidos a pesar de que representen carga muerta

puntual, porque de hacerlo la losa debe ser reforzada en forma apreciable.*

Las vigas longitudinales reciben las cargas de la losa, a la que dan soporte. A su vez,

las vigas longitudinales se dividen en vigas exteriores y vigas interiores.
2.5.3.1 Denominacion de cargas
2.5.3.1.1 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:

e Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
(DC)
e Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios
publicos (DW)
La carga permanente es distribuida a las vigas asignando a cada una todas las cargas

de los elementos de la superestructura dentro la mitad de la distancia a la viga

4 Puentes, hugo E. Belmonte Gonzales
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adyacente. Los pesos muertos debido a barreras de hormigdn, aceras y bordes de la
acera, y paredes contra ruidos, pueden ser igualmente distribuidos a todas las vigas.

Tabla 2-14 Densidades

Fuente: Tabla A 3.5.1-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

Los accesorios no estructurales (barandas, parapetos, bordillos, aceras), estan
considerados como cargas permanentes y pueden ser incluidos en cualquier analisis.
En ausencia de informacion mas precisa, para las cargas permanentes se puede utilizar

las densidades especificadas en la Tabla 2-14.
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2.5.3.1.2 Cargas transitorias

Aunque el automovil es la carga viva vehicular mas utilizado en casi todos los puentes,
el camion es el que causa los efectos mas criticos en los puentes. Especificamente los
efectos que producen los automdviles son insignificantes en comparacion a los efectos

que produce el camidn.
Ademaés de las cargas vivas vehiculares podemos citar las siguientes cargas transitorias:

e Fuerza de frenado de los vehiculos (BR)

e Incremento por carga vehicular dindmica (1IM)
e Sobrecarga vehicular (LL)

e Sobrecarga viva (LS)

e Viento sobre la sobrecarga (WL)

e Viento sobre la estructura (WS)
2.5.3.1.3 Carga viva vehicular

La carga viva vehicular de disefio 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 de seguridad constante". La
carga ideal que fue encontrada fue adoptada por la AASHTO y llamada HL 93 o
"Highway load 93" para una mejor representacion de "vehiculos excluidos", camiones

con configuraciones de carga mayores a las permitidas.

La media y la desviacion estandar del trafico de camiones fue determinada y usada en
la calibracidon de los factores de carga para el modelo de carga ideal HL93. EI modelo
de carga se denomina "ideal" porque no es su intencion representar ningun tipo de

camion en particular.

La "carga viva vehicular de disefio " o "sobrecarga vehicular de disefio," HL93, es una
combinacion del "‘camion del disefio™ y la *carga del carril de disefio” o la
combinacion del ""tAndem de disefio™ y la ""carga del carril de disefio™. EI camion
del disefio reemplaza al tipico semitrailer para carreteras de 20 ton (HS20-44) adoptado

por AASHO (ahora AASHTO) en 1944 y usado en las anteriores especificacion
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Estandar, el camidn de disefio tiene una carga de 35 KN en el eje delantero a 4.30m se
encuentra el segundo eje con un peso de 145 KN, el tercer eje esta posesionado en una
distancia que varia de 4.30 a 9.0m con un peso de 145 KN, el camién de disefio tiene
la misma configuracion que el camion de disefio HS20-44 . De la misma manera, la
carga del carril de disefio es la carga de carril HS20 de las Especificaciones Estandar.
Un pequefio, pero mas pesado, tdndem de disefio es nuevo para AASHTO vy es
combinado con la carga del carril de disefio para crear una peor condicion que el
camion de disefio combinado con la carga de carril de disefio. La carga del carril de

disefio intenta simular una caravana de camiones.
2.5.3.1.3.1 Camion de disefio

[A.3.6.1.2.2] Los pesos y las separaciones entre los ejes y las ruedas del camion de
disefio serdn como se especifica en la ilustracion 2-2. Se deberd considerar un

incremento por carga dinamica como se especifica en la Seccién 2.5.3.1.6 o [A 3.6.2]

A excepcion de lo especificado en [A 3.6.1.3.1] y [A 3.6.1.4.1], la separacién entre los
dos ejes de 145.000 N se debera variar entre 4300 y 9000 mm para producir las

solicitaciones extremas.

llustracidn 2-2 Caracteristicas del camion de disefio

Fuente: Figura 3.6.2.2-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

2.5.3.1.3.2 Tandem de disefio

[A.3.6.1.2.3] El tindem de disefio consistira en un par de ejes de 110.000 N con una

separacion de 1200 mm. La separacion transversal de las ruedas se deberd tomar como
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1800 mm, ver llustracién 2-3 Se deber& considerar un incremento por carga dindmica

segln lo especificado en la Seccion 2.5.3.1.6 o0 [A 3.6.2]

llustracién 2-3 Tandem de disefio

Fuente: Tabla A 3.5.1-2- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

2.5.3.1.3.3 Carga del carril de disefio

[A.3.6.1.2.4] La carga del carril de disefio consistira en una carga de 9,3 N/mm,
uniformemente distribuida en direccién longitudinal. Transversalmente la carga del
carril de disefio se supondra uniformemente distribuida en un ancho de 3000 mm, ver
llustracion 2-4. Las solicitaciones debidas a la carga del carril de disefio no estaran

sujetas a un incremento por carga dindmica.

llustracion 2-4 Carga de carril de disefio

Fuente: Tabla A 3.6.1.2.4 - (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes
por el Método LRFD)

2.5.3.1.3.4 Aplicacion de sobrecarga vehicular de disefio
La solicitacion extrema se debera tomar como el mayor de los siguientes valores:

e Las solicitaciones debidas al camién de disefio combinado con la solicitacion

debida a la carga del carril de disefio, ver Figura 2-5.
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llustracién 2-5 Camidn de disefio combinada con la carga del carril de disefio

Fuente: Elaboracién propia

La solicitacion debido a un tandem de disefio con la separacion variable entre
ejes como se especifica en la Seccion 2.5.3.1.3.2 combinada con la solicitacion
debida a la carga del carr

il de disefo, ver llustracion 2-6.

[lustracién 2-6 Tandem de disefio combinada con la carga del carril de disefio

Fuente: Elaboracion propia

Tanto para momento negativo entre puntos de contra flexion bajo una carga
uniforme en todos los tramos, como la reaccién para las pilas interiores
solamente, 90 por ciento de las solicitaciones debido a dos camiones de disefio
separados como minimo 15000 mm entre el eje delantero de un camién y el eje
trasero de otro camidn, combinada con el 90 por ciento de la carga del carril de
disefio. La distancia entre los ejes de 145000 N de cada camion se debera tomar

como 4300 mm, ver llustracion 2-7.
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llustracién 2-7 Dos camiones de disefio combinado con la carga del carril del disefio

Fuente: Elaboracién propia

El camién o tandem de disefio se debera ubicar transversalmente de manera que

ninguno de los centros de las cargas de rueda este a menos de:

e 300 mm a partir de la cara del cordén o baranda para el disefio del vuelo del
tablero.
e 600 mm a partir del borde del borde del carril de disefio para el disefio de todos

los demas componentes.
2.5.3.1.4 Cargas de fatiga

La resistencia de varios componentes del puente, son sensibles a las repeticiones de
esfuerzo o fatiga. Cuando la carga es ciclica, el nivel de esfuerzos que produce la
fractura del material esta por debajo de la resistencia nominal de fluencia. La resistencia
a la fatiga estéa relacionada con el rango de esfuerzos producidos por la carga viva y el
namero de ciclos de esfuerzos bajo condiciones de servicio. Como la mayoria de los
camiones que circulan a través del puente no son los de disefio, seria muy conservador
usar todo el modelo de carga viva. Esto significa que solo se considerara el camiéon de
disefio sin la carga lineal de disefio. Para las cargas por fatiga la especificacién
AASTHO-LRFD considera usar el camion de disefio descrito el Articulo 3.6.1.2.2 0
los ejes del mismo, con una separacion constante de 9000 mm entre los ejes de 145 KN
un factor de carga de 0.75 y el incremento por carga dindmica del 15 % como se

especifica en la Tabla 2-16.
2.5.3.1.5 Presencia multiple

Tabla 2-15 Factor de presencia multiple
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Fuente: Tabla 3.6.1.1.2-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

Los factores de presencia multiple son ajustes de disefio que consideran la probabilidad
de que més de un carril este cargado ver Tabla 2-15, asimismo los factores de presencia
maultiple estan incluidos implicitamente en las ecuaciones aproximadas para factores
de distribucion, tanto para un anico carril cargado como para mdltiples carriles
cargados. Las ecuaciones se basan en la evaluacion de diferentes combinaciones de
carriles cargados con sus correspondientes factores de presencia mdaltiple, y su

intencion es considerar el caso mas desfavorable posible.
2.5.3.1.6 Efectos dindmicos (impacto)

Los efectos dinamicos provocados por los vehiculos en movimiento se pueden atribuir

a dos origenes:

* El efecto de martilleo, que es la respuesta dindmica del conjunto de la rueda frente a
las discontinuidades de la superficie de rodamiento, tales como las juntas del tablero,

fisuras, baches y deslaminaciones, y

* La respuesta dinamica del puente en su totalidad frente a los vehiculos que lo
atraviesan, la cual se puede deber a ondulaciones del pavimento de la carretera, tales
como las provocadas por el asentamiento del relleno, o a la excitacidn resonante como

resultado de la similitud de frecuencias de vibracion del puente y el vehiculo.

El incremento por carga dinamica (IM) de la Tabla 2-16 es un incremento que se aplica
a la carga de rueda estéatica para considerar el impacto provocado por las cargas de las

ruedas de los vehiculos en movimiento.

Tabla 2-16 Incremento por Carga dinamica, IM
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Fuente: Tabla 3.6.2.1-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el
Método LRFD)

El factor a aplicar a la carga estatica se deberd tomar como: (1 + IM/100). El incremento
por carga dindmica no se aplicard a las cargas peatonales ni a la carga del carril de

disefio.
2.5.3.1.7 Fuerza de frenado

Para la consideracién de la magnitud de esta fuerza se considera que es muy probable
que los conductores de los vehiculos apliquen los frenos de forma simultanea después
de observar algun evento, pero nuevamente se aplica el factor de presencia maltiple
presentada en la Tabla 2-15, ya que es muy poco probable que todas las lineas de trafico

estén cargadas con el camion de disefio.

Seguln la norma [A3.6.4]: La fuerza de frenado segun la AASHTO LRFD, se debera

tomar como el mayor de los siguientes valores:
* 25 por ciento de los pesos por eje del camidn de disefio o tdndem de disefio, o

* 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del carril 6 5 por ciento del taindem de

disefio mas la carga del carril.

La fuerza de frenado se debera ubicar en todos los carriles de disefio que se consideran
cargados de acuerdo con el Articulo 3.6.1.1.1 y que transportan trafico en la misma
direccion. Se asumira que estas fuerzas acttian horizontalmente a una distancia de 1800
mm sobre la superficie de la calzada en cualquiera de las direcciones longitudinales
para provocar solicitaciones extremas. Todos los carriles de disefio deberan estar
cargados simultaneamente si se prevé que en el futuro el puente puede tener trafico

exclusivamente en una direccion.
2.5.3.2 Lineas de influencia

En la mayor parte de las estructuras las cargas exteriores actuantes tienen un Unico
punto de aplicacion fijo. Sin embargo hay otros casos donde el punto de aplicacién de

dicha carga varia a lo largo de la estructura por ejemplo un puente recorrido por un
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vehiculo, en estos casos los esfuerzos y deformaciones dependen de la posicion que
ocupa la carga, y en particular el valor madximo de cada uno de ellos se produce en
cierta posicion, en principio desconocida, de la carga. Al ser las cargas moviles requiere
un analisis mas complejo que el caso de cargas fijas, y para ello se utilizan las lineas

de influencia.

La Norma AASHTO LRFD define como linea de influencia a una funcion continua o
discretizada sobre el tablero de un puente cuyo valor en un punto, multiplicado por una
carga actuando perpendicularmente al tablero en dicho punto, permite obtener la

solicitacion deseada.

Por lo tanto hay una linea de influencia para cada esfuerzo o deformacion de la
estructura y para cada carga mavil distinta que actle sobre ella. Todas las lineas de
influencia se expresan en funcidn de algin parametro que define la posicién de la carga

mavil en su trayectoria.
2.5.3.2.1 Lineas de influencia para vigas estaticamente determinadas

Cualquiera de los siguientes procedimientos puede usarse para construir la linea de
influencia en un punto P especifico de un miembro para cualquier funcion. En estos
procedimientos escogeremos la fuerza mévil con una magnitud unitaria adimensional.
Todas las vigas estaticamente determinadas tendrén lineas de influencia que consisten

en segmentos rectos de lineas.

La linea de influencia debe realizarse colocando la carga unitaria en una posicion x
variable sobre el miembro y luego calcular el valor de la reaccion, cortante, 0 momento
(R, V o M respectivamente), en el punto como funcién de x. De esta manera, pueden
determinarse y trazarse las ecuaciones de los varios segmentos de linea que componen

la linea de influencia.

Las lineas de influencia representan el efecto de una carga movil sélo en un punto
especificado sobre un miembro, mientras que los diagramas de fuerza cortante y
momento representan el efecto de cargas fijas en todos los puntos a lo largo del eje

del miembro.
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Analizando de esta manera una viga estaticamente determinada, variando la posicién
de la carga unitaria en cada punto arbitrario, y calculando por medio del método
estatico sus reacciones tanto externas o internamente, obtendremos el valor de la
ordenada en cada punto. Para esto se define la siguiente viga de longitud L y sus

respectivas lineas de influencia:

llustracién 2-8 Lineas de influencia para vigas estaticamente determinadas

Se puede resumir los siguientes parametros:
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1. La méxima reaccion debida a una carga concentrada tiene lugar cuando la carga esta

en el apoyo.

2. La maxima reaccion debida a una carga uniformemente distribuida tiene lugar

cuando la viga esta completamente cargada.

3. La méaxima fuerza cortante en cualquier seccion B debida a una carga concentrada,
tiene lugar cuando la carga esta justamente a la derecha o a la izquierda de la seccién,

y esta sobre el segmento mas largo de los dos en que B divide la viga.

4. La méaxima fuerza cortante en cualquier seccién B debido a una carga uniformemente
distribuida tiene lugar cuando la carga se extiende desde B al apoyo més lejano. En
relacion con la Ilust. 2-8e, si b>a, se encuentra que para producir el madximo Vs, la

carga debe estar producida sobre CB.

5. EI maximo momento en cualquier seccion B debido a una carga concentrada tiene

lugar cuando la carga esta sobre B.

6. El m&ximo momento en cualquier seccion B debido a una carga uniformemente

distribuida tiene lugar cuando la viga esta completamente cargado.

Al comparar las lineas de influencia de la misma funcion en diferentes puntos se

observa lo siguiente:

1. El momento méaximo en una viga simple debido a una carga concentrada P, tiene

lugar en la seccidn del centro de luz y es igual a Pl/4

2. EI momento maximo en una viga simple debido a una carga uniformemente
distribuida de intensidad w tiene lugar en la seccion del centro de luz cuando la viga se

carga completamente, y es igual a wl?/8.
2.5.3.2.2 Lineas de influencia para vigas hiperestaticas

Aplicamos el principio de Miller-Breslau que refiere si una reaccién o fuerza interna
actla a lo largo de un desplazamiento producido, el perfil deformado es, a cierta escala,

la linea de influencia para la reaccion en particular o fuerza interna.
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Linea de influencia cualitativa En el punto de la viga en que va a determinarse la linea
de influencia, coloque un dispositivo que cancele la capacidad de la viga para soportar
la funcion de la linea de influencia. Si la funcion es una reaccion vertical, use un rodillo
guiado verticalmente; si la funcién es la fuerza cortante, use un dispositivo deslizante;
o si la funcion es el momento, use una articulacion o pasador. Coloque una carga
unitaria en la conexion que actta sobre la viga en la "direccion positiva™ de la funcion.
Dibuje la curva elastica para la viga. Esta curva representa a cierta escala la forma de

la linea de influencia para la viga.

Linea de influencia cuantitativa Si van a determinarse valores numéricos de la linea
de influencia, calcule el desplazamiento de puntos sucesivos a lo largo de la viga
cuando esta, esta sometida a la carga unitaria colocada en la conexion mencionada
arriba. En general, es aconsejable usar el método de la viga conjugada para los célculos.
Divida cada valor del desplazamiento por el desplazamiento determinado en el punto
en que actua la carga unitaria. Aplicando este factor de escala, los valores resultantes

son las ordenadas de la linea de influencia.

Para la determinacion de las lineas de influencia se hizo uso del programa Ftool-Two-
Dimensional Frame Analysis Tool, los resultados del mismo para la viga analizada en

el proyecto se encuentran en la seccion de anexos-A3.
2.5.3.3 Distribucion de cargas segun la norma ASHTO LRFD

Los métodos aproximados para la distribucién de carga en puentes viga-losa son
apropiados para los tipos de secciones transversales mostradas en Tabla 2.17 o [A
4.6.2.2.1-1]. Los factores de distribucion de carga, generados de las expresiones
encontradas en las Tablas [A 4.6.2.2.2a-f] y [A 4.6.2.2.3a-c], dan como resultado un
namero decimal o fraccion del carril y sirven para el disefio de la viga. Los efectos
tridimensionales son tomados en consideracion. Estas expresiones estan en funcion del
area de la viga, de la anchura de la viga, de la profundidad de la viga, del ancho del
vuelo, del momento polar de inercia, de la constante torsional St. Venant, de la rigidez,
de la longitud de la viga, del nimero de vigas, del nimero de celdas, del espaciamiento

de las vigas, de la profundidad de la plataforma, y la anchura de la plataforma. La
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verificacion se hizo usando analisis detallados de plataformas de puentes, anélisis
simples de emparrillados, y un conjunto de datos de aproximadamente 200 puentes de
diversos tipos, geometria, y longitud de tramo. Las limitaciones en el espaciamiento de
vigas, longitud del tramo, y la profundidad del tramo reflejan las limitaciones de este
conjunto de datos. EI momento flector por sobrecarga para vigas interiores con tableros
de hormigdn se puede determinar aplicando la fraccion por carril especificada en la
Tabla 2-18 o [A 4.6.2.2.2b-1].

El momento flector por sobrecarga para vigas exteriores con tableros de hormigon se
puede determinar aplicando la fraccion por carril, g, especificada en la Tabla 2-19 o [A
4.6.2.2.2d-1].

El corte por sobrecarga para las vigas interiores se puede determinar aplicando las

fracciones por carril especificadas en la Tabla 2-20 o [A 4.6.2.2.3a-1].

El corte por sobrecarga para las vigas exteriores se puede determinar aplicando las
fracciones por carril especificadas en la Tabla 2-21 o [A 4.6.2.2.3b-1].

Tabla 2-17 superestructuras habituales
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Fuente: Tabla 4.6.2.2.1-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

Tabla 2-18 Distribucion de las sobrecargas por carril para momento en vigas

interiores
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Fuente: Tabla 4.6.2.2.a-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

Fuente: Tabla 4.6.2.2.b-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

Tabla 2-19 Distribucidn de sobrecargas por carril para momento en vigas
longitudinales exteriores

Tipa de soperestrcnms aspiF:nbl:nlzdela:ESﬂt;la Un carril de dizafio Dos 0 mas carrilas de disafio Fanzo da
462211 cargado cargados aplicabilidad
Tablero de madera sofra 3
vigas de madara o acemo zl Ley de momentos Ley de mommsrios WA
Tablaro da hormigon 3
sobre vigas de madesa 1 Ley de momentos Ley de momentes Hia
Ley de momentas
B 300 d, 1700
Tablero de harmigén, e-u.ﬂ+—2:au
emparrillade oon vanos
lanes o parcialmente
1 @ Eupa_w' ek v rmbiam T e Utilizar &l valor obfenida
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Fuente: Tabla 4.6.2.2.d-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

Tabla 2-20 Distribucidn de sobrecargas por carril para corte en vigas longitudinales

interiores
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Fuente: Tabla 4.6.2.2.3a-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes
por el Método LRFD)

Tabla 2-21 Distribucidn de la sobrecargas por carril para corte en vigas exteriores
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Fuente: Tabla 4.6.2.2.3b-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes
por el Método LRFD)

2.5.4 Disefo a flexion

En una viga corriente de concreto reforzado, el esfuerzo en el acero a tension y la fuerza
de compresion en el concreto aumentan en proporcién al momento aplicado hasta y un
poco mas alla de la carga de servicio, y la distancia entre las dos resultantes de esfuerzos
internos permanece esencialmente constante. En contraste con este comportamiento en
una viga preesforzada el incremento en el momento es resistido por un aumente
suministrado en la distancia entre las resultantes de las fuerzas a compresion y a
tension, con la resultante de compresion desplazandose hacia arriba a medida que se
incremente la carga. La magnitud de las fuerzas internas permanece casi constante

hasta y, por lo general, un poco mas alla de las cargas de servicio.

Esta situacion cambia de manera drastica una vez que ocurre el agrietamiento a tension
por flexion de la viga preesforzada. Cuando el concreto fisura, se presenta un aumento
subito en el esfuerzo en el acero, puesto que la tension que inicialmente resistia el
concreto se transfiere al acero. Después del agrietamiento, la viga preesforzada se

comporta esencialmente como una viga corriente de concreto reforzado. La resultante
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de compresion no puede continuar moviéndose hacia arriba en forma indefinida y el
aumento en el momento debe estar acompariado por un incremento casi proporcional
en los esfuerzos en el acero y en la fuerza de compresion. Por consiguiente, la
resistencia de una viga preesforzada puede estimarse mediante los mismos métodos
desarrollados para las vigas corrientes de concreto reforzado, con algunas
modificaciones para tener en cuenta) la forma diferente de la curva esfuerzo-
deformacion unitaria para el acero de preesfuerzo, en comparacion con el de las barras
corrientes de refuerzo, y (b) la deformacion de tensioén ya presente en el acero de

preesfuerzo antes de cargar la viga.

Con base en un andlisis de compatibilidad de deformaciones, que tenga en cuenta estos
factores de modo racional y explicito, puede adelantarse un estimativo bastante preciso
de la resistencia a la flexion de vigas preesforzadas. Para efectos de disefio corriente se
han desarrollado relaciones aproximadas. EI Codigo ACI 18.7 y el comentario del ACI
18.7 que lo acompafia incluyen ecuaciones aproximadas para estimar la resistencia a la

flexion, que se resumen en los siguientes parrafos.

a. Esfuerzo en el acero de preesfuerzo para la falla a flexion
Cuando una viga de concreto preesforzado falla a flexion, el acero de
preesfuerzo se somete a un esfuerzo fys que es mayor que el preesfuerzo efectivo
foe, pero menor que la resistencia ultima a tension fpu. Si el preesfuerzo efectivo
foe=Pe/Aps N0 es menor que 0.50fp,, el Codigo ACI 18.7.2 permite la utilizacion
de ciertas ecuaciones aproximadas para estimar fys. Estas ecuaciones parecen
bastante complejas, principalmente porque estan formuladas de modo general
para tener en cuenta las diferencias en los tipos de acero de preesfuerzo y poder
aplicarlas a vigas donde pueden incluirse barras de refuerzo no preesforzadas
en la zona de tension por flexion, o en la region de compresion, o en ambas. Se
dan ecuaciones independiente para elementos con tendones adheridos y con
tendones no adheridos porque, en este ultimo caso, el aumento del esfuerzo en
el acero, en la secciéon de maximo momento, a medida que la viga se sobrecarga,

es mucho menor que si el acero se adhiere en todo su longitud.
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Para el caso basico, en el cual el acero de preesfuerzo proporciona todo el
refuerzo a flexion, las ecuaciones del Codigo ACI pueden plantearse de la
siguiente manera simplificada:

1. Para elementos con tendones adheridos:

fos = fou < - %pz}{lpu>

En la cual pp=Aps/bdp, dp= altura efectiva hasta el centroide del acero de
preesfuerzo, Bi=las relaciones familiares entre la altura del bloque de
esfuerzos y la distancia al eje neutro y yp €s un factor que depende del tipo
de acero de preesfuerzo utilizado, de la siguiente manera:
vp= 0.55 para fpy/fou N0 menor que 0.80 (barras de alta resistencia)
vp= 0.40 para fyy/fou N0 menor que 0.85 (tordn corriente)
vp= 0.28 para fpy/fpu N0 menor que 0.90 (tordn de baja relajacion)

2. Para elementos con tendones no adheridos y con una relacion luz-altura de
35 0 menos (que incluye la mayor parte de las vigas),

f‘cl

= 10 000
Jos = Jpe * + 100p,

Pero no mayor que foy y no mayor que foe= 60 000 Ib/pulg?.
3. Para elementos con tendones no adheridos y con una relacion luz-altura
mayor que 35(aplicable a muchas losas),

f‘CI
300p,

fos = fpe + 10000 +

Pero no mayor que fyy y no mayor que fpe= 30 000 Ib/pulg?.
Resistencia nominal a la flexion y resistencia de disefio
Una vez que se determine el esfuerzo en el acero a tension de preesfuerzo
cuando el elemento falla a flexion, utilizando las ecuaciones planteadas en el
Caodigo ACI, puede calcularse la resistencia nominal a la flexion con métodos
y ecuaciones que corresponden en forma directa a los utilizados para vigas

corrientes de concreto reforzado. Para secciones transversales rectangulares o
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para secciones con espesor promedio del ala, la resistencia nominal a la flexion

es
a
My, = Apsfs (dy - E)

Donde

a= Apsfps

0.85f/b
También pueden combinarse de la siguiente manera:
M, = p,fpshd; (1 —0.588 pr_l?os>
c

En todos los casos, la resistencia de disefio a la flexion se toma igual a @M,
donde @=0.90 como es usual para flexion.

Si la altura del bloque de esfuerzos excede el espesor promedio del ala, el
método para calcular la resistencia a la flexion es exactamente analogo al
utilizado para vigas corrientes 1 o T de concreto reforzado. Toda el &rea de acero
a tension preesforzado se divide en dos partes para efectos del célculo. La
primera parte Apf, que actua a un esfuerzo fps, suministra una fuerza de tension

que balancea la compresion en las partes sobresalientes del ala. Asi que,

f‘CI
bs
El area restante de acero de preesfuerzo
Apw = Aps — Apy
Proporciona la tension gque balancea la compresion en el alma. EI momento

resistente total es la suma de las contribuciones de los dos pares de fuerzas:

a hf
Mo = Apups (dp =) + Aprfys | dp ==

a

My = Apufps (dp =5

hy
)+ 0.85£ (b — by,)hy (dp = 7)

En la cual
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a= prfps

0.85f/b,,
Como antes, la resistencia de disefio se toma como @M, donde @=0.90.
Si, después de disefiar una viga preesforzada mediante los métodos elasticos
para las cargas de servicio, esta no tiene la resistencia adecuada para que
suministre el margen de seguridad requerido para el estado de sobrecargas
mayoradas, pueden adicionarse barras no preesforzadas en el lado de tension
que trabajaran en combinacion con el acero preesforzado para proporcionar la
resistencia necesaria para contribuir al momento ultimo con una fuerza de
tension igual a AsFy.
Limite del refuerzo
Para vigas corrientes de concreto reforzado, se establece un limite superior en
le cuantia de acero a tension igual a 0.75 veces la cuantia balanceada de acero,
con el fin de garantizar que, en caso de que ocurra la falla a flexion, esta sea
una falla ductil con amplio agrietamiento y grandes deflexiones antes de que se
alcance el colapso eventual. En el Coddigo ACI 18.8.1 se presenta la
correspondiente disposicion para vigas preesforzadas. Planteada de manera
muy sencilla, la disposicidn consiste en que

0.85a

< 0.368,
p

Si la viga preesforzada no cumple con este requisito, se considera
sobrereforzada y en el comentario del Codigo ACI 18.8.2 se dan las ecuaciones
alternar para calcular la resistencia a la flexion.

Debe recordarse que para vigas corrientes de concreto reforzado, se impone una
cuantia minima de acero a tension igual a 200/fy, con el fin de que la viga sea
segura contra una falla subita después de la formacion de las grietas de flexion.
Para vigas preesforzadas, ante la misma inquietud, el Codigo ACI 18.8.3 exige
que el refuerzo total a tension debe estar en capacidad de soportar una carga
mayorada al menos de 1.2 veces la carga de agrietamiento de la viga, calculada

con base en un modulo de rotura de 7.5Vf.
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d. Minimo refuerzo adherido

Para controlar el agrietamiento en vigas y en losas preesforzadas en una
direccién con tendones no adheridos, debe adicionarse un poco de refuerzo
adherido en forma de barras no preesforzadas, uniformemente distribuidas en
le zona de tensién y tan cerca como sea posible de la cara de tension.

De acuerdo con el Codigo ACI 18.9.2, la cantidad minima de este refuerzo es

A, = 0.0044
Donde A es el area de la parte de la seccion transversal entre la cara a tension

por flexion y el centroide de la seccion transversal bruta de concreto.
2.5.5 Control de deflexiones

En las losas de hormigdn y puentes metalicos las deformaciones bajo niveles de carga
de servicio pueden provocar el deterioro de las superficies de rodamiento y fisuracion
localizada que podria afectar la serviciabilidad y durabilidad, aun cuando no
representen una fuente potencial de colapso. La AASTHO LRFD provee dos criterios

para controlar las deflexiones:

e Criterios para la deflexion (A. 2.5.2.6.2)

Carga vehicular general......................oooin Longitud/800
Cargas vehiculares y/o peatonales.........................Longitud/1000
Carga vehicular sobre voladizos........................... Longitud/300
Cargas peatonales y/o peatonales sobre voladizos...... Longitud/375

2.5.6 Disefio de losa de hormigon armado

Para la distribucion de las cargas de carril para el disefio de elementos longitudinales
de la superestructura se pueden utilizar métodos de analisis aproximados o refinados.
Las tablas de distribucién de carga y la regla de la palanca o ley de momentos son

métodos aproximados y pensados para la mayoria de disefios.

La regla de la palanca considera que la losa entre dos vigas esta simplemente apoyado.

La reaccidn es determinada sumando las reacciones de las losas sobre cualquiera lado



72

de la viga en consideracion. "El analisis refinado" se refiere a una consideracion
tridimensional de las cargas y debe ser usado en estructuras mas complejas. En otras
palabras se refiere a otros métodos de analisis como: diferencias finitas, elementos
finitos, lamina plegada, banda finita, analogia de emparrillado plano, o los métodos de
lineas de rotura, estos son requeridos para obtener efectos de carga para el disefio de la

superestructura.

Note que, por la definicion de la carga viva vehicular de disefio, no mas de un camion
puede estar en un carril simultdneamente, excepto como es descrito anteriormente para
generar maximas reacciones o momentos negativos. Después de que las fuerzas hayan
sido determinadas de la distribucion de carga longitudinal y los miembros
longitudinales han sido disefiados, el disefiador puede empezar distribucién de carga

en la direccion transversal para el disefio de la plataforma y de la subestructura.

Los tableros pueden ser disefiados para cargas vivas vehiculares usando métodos
refinados, métodos empiricos 0 métodos aproximados las cuales distribuyen las cargas
sobre anchos de faja equivalente y analizando las fajas como vigas continuas o

simplemente apoyadas.

Tabla 2-22 Fajas equivalentes
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Fuente: Tabla 4.6.2.1.3-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

El ancho de faja equivalente de un tablero se puede tomar como se especifica en la
Tabla 2-22 o [A 4.6.2.1.3-1], en esta se utiliza la siguiente simbologia:

S = separacion de los elementos de apoyo (mm)

h = altura del tablero (mm)

L = longitud de tramo del tablero (mm)

P = carga de eje (N)

Sb = separacién de las barras del emparrillado (mm)
+M = momento positivo

—M = momento negativo

X = distancia entre la carga y el punto de apoyo (mm)
2.5.7 Disefo de vigas diafragmas

Las vigas diafragmas son vigas transversales que se usan como riostras en los extremos
de las vigas T, en apoyos, y en puntos intermedios para mantener la geometria de la
seccion y asi mismo resistir fuerzas laterales. En este caso la ubicacion de los

diafragmas obedece a disposiciones anteriores del AASHTO que sugerian se les
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coloque en intervalos que no excedan 12.19m (40°). Se ha optado por ello colocar

diafragmas en los extremos de la viga principal y en el tramo cada 10 m.

El Art. 9.7.1.4 de las Especificaciones LRFD requiere ademas que los tableros en las
lineas de discontinuidad, caso de bordes, sean reforzados por una viga u otro elemento,

la cual debe estar integrada o actuar de forma compuesta con el tablero.

Las vigas de borde se pueden disefiar como vigas con ancho para la distribucion de la

carga viva similar al ancho efectivo del tablero especificado en el Articulo 4.6.2.1.4.

Para el presente caso de modo conservador se distribuye la carga viva exclusivamente

sobre el ancho del diafragma, lo cual es aceptable.

a. Calculo del acero principal negativo
Se hara sobre la base del maximo momento negativo que ocurre en cualquiera de los
apoyos internos (en este caso optaremos por B) segun las lineas de influencia planteado

en el punto 2.5.3.2
2.5.8 Disefo de dispositivo de apoyo de neopreno

Son dispositivos ubicados entre la superestructura y la infraestructura de un puente

cuya funcién es transmitir cargas y posibilitar desplazamientos y rotaciones.

Las cargas incluyen el peso propio de la superestructura, cargas vehiculares, de viento,
sismo, frenado, fuerza centrifuga, entre otras. Los desplazamientos transversales y
longitudinales, y las rotaciones, resultan de la acciéon de estas cargas asi como de

variaciones de temperatura, flujo plastico, retraccién, fatiga, etc.

Pueden ser clasificados como fijos y de expansién. Los fijos permiten rotaciones pero
restringen los movimientos translacionales. Los de expansion permiten movimientos

translacionales y rotaciones.

Los dispositivos de elastomero zunchados estan conformados por capas de neopreno y

laminas de acero alternadas adheridas al caucho por vulcanizacién.

Espesores de placas de elastomero y de zunchos (acero dulce) usuales:
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Tabla 2-23 Espesores de placas de elastdbmeros y de zunchos (acero dulce) usuales

t elaston (MM) | t zuncho (MmM)
8 2
10 3
12 3
15 4

Fuente: Puentes con AASHTO LRFD - Mc. Ing. Arturo Rodriguez Serquen

Los dispositivos de apoyo de elastbmero zunchado Freyssinet poseen capas externas
de elastémero cuyo espesor es la mitad del espesor de las capas internas. Para el disefio

en el proyecto se utilizaran apoyo semi-recubierto como se describe a continuacion.

[lustracion 2-9 Apoyo semirecubierto

Fuente: Puentes con AASHTO LRFD - Mc. Ing. Arturo Rodriguez Serquen

2.5.8.1 Freyssinet semirecubiertos:

De los métodos A y B propuestos por las Especificaciones, el Método A brinda por
limitaciones de esfuerzo, apoyos de menor capacidad que los disefiados con el Método
B. Sin embargo, aquellos disefiados por el Método B requieren de pruebas y control de

calidad adicionales).

Apoyos de Elastomero Reforzados con Acero — METODO B (Art. 14.7.5 AASHTO
LRFD)

Los apoyos de elastomero reforzados con acero contendran capas alternadas de
elastomero y acero de refuerzo. Estos apoyos podran asi mismo agregar a éstas, placas

externas de acero en la parte superior e inferior.

Las capas superior e inferior de elastdmero tendran grosores no mayores que el 70%

del grosor de las capas internas.
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El factor de forma de una capa Si, resulta de dividir el area plana del elastomero por el

area del perimetro. Para apoyos rectangulares sin agujeros, el factor de forma de una

capa es: LW LW
2h,; (L + W) 2S(L + W)
Donde:

L = longitud del apoyo de elastomero rectangular (paralelo al eje longitudinal del

puente)

W = ancho del apoyo, en direccién transversal

h,.; = grosor de la capa i-ésima de elastdmero en el apoyo
2.5.8.2 Propiedades del Material (Art. 14.7.6.2)

La escala de dureza puede usarse para especificar el material de apoyo. EI médulo de
corte G variaentre 6.12 y 17.84 kg/cm2 y la dureza nominal entre 50 y 70. Si el material
se especifica por su dureza, el modulo de corte se toma como el menos favorable del
rango dado en la Tabla 2-24; valores intermedios pueden tomarse por interpolacién. Se

precisan también valores de deflexion por escurrimiento pléstico (creep).

Para apoyos de elastomero reforzado con acero, el médulo de corte G varia entre 6.12
y 13.26 kg/cm2 y dureza nominal en la escala Shore A, entre 50 y 60. Se usa como

base la temperatura de 23° C.

Tabla 2-24 Propiedades del Material

Dureza (Shore A)
50 60 70
Maodulo de Corte G (kg/cm2) a 23°C 6,73-9,18 | 9,18-14,07 | 14,07-21,11
Escurrimiento plastico (creep) a 25 afios 0,25 0,35 0,345
dividido por la deflexion inicial

Fuente: Tabla 14.7.6.2-1 - (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)
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Solo para PEP (apoyos de elastomero simples) y FGP (apoyos reforzados con capas
discretas de fibra de vidrio).

2.5.8.3 Requerimientos de Disefio

2.5.8.3.1 Esfuerzo de Compresion

En cualquier capa de elastomero, el esfuerzo de compresion promedio en el estado

limite de servicio cumplira:

* Para apoyos fijados contra la deformacion por cortante:

o, < 2GS < 122kg/cm? (14.7.5.3.2-1)
0, <GS (14.7.5.3.2-2)
Donde:

os = esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la carga total
oL = esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la carga viva
G = mddulo de cortante del elastomero

S = factor de forma de la capa més gruesa del elastomero

2.5.8.3.2 Deformacion por Cortante

El desplazamiento horizontal méximo de la superestructura de puente Ao, sera tomado
como 65% del rango de movimiento termal de disefio At, incluyendo los movimientos

causados por escurrimiento plastico del concreto (creep), acortamiento y postensado.

La deformacion méaxima por cortante del apoyo en el estado limite de servicio As, se
tomard como Ao, modificado para tener en cuenta la rigidez de la subestructura y el
proceso constructivo. Si una superficie deslizante de baja friccion esta instalada, As no

sera mayor que la deformacion correspondiente al primer deslizamiento.
El apoyo cumplira con:
her = 24 (14.7.5.3.4-1)

Donde:
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hr= grosor total del elastomero
As = deformacidn por cortante total méxima del elastdmero en estado limite de servicio
2.5.8.3.3 Compresion y Rotacion Combinados

En el estado limite de servicio, las rotaciones se toman como la suma de efectos
maximos de la pérdida inicial de paralelismo y la subsiguiente rotacion de extremo de

la viga debido a las cargas y movimientos actuantes.

Los apoyos se disefian para la no ocurrencia de levantamientos bajo cualquier

combinacion de carga y las rotaciones correspondientes.

Los apoyos rectangulares satisfacen requerimientos de levantamiento si:

2

o6 > GS (%) (hﬂ) (14.7.5.3.5-1)

Apoyos rectangulares fijos contra la deformacion por cortante cumpliran:
65\ [ B\ )
0y < 2,25GS [1 — 0,167 (—S> (_> ] (14.7.5.3.5-2)
n hri
Donde:

n = nuimero de capas interiores del elastomero. Se definen capas exteriores como
aquellas que estan ligadas s6lo por una cara. Cuando el grosor de una capa exterior es

mayor que la mitad de una interior, n se incrementara en % por cada capa exterior.
hri = grosor de la capa i-ésima del elastomero
os = esfuerzo en el elastomero

B = longitud del elastémero si la rotacion es alrededor de su eje transversal o ancho del

mismo si la rotacion es alrededor de su eje longitudinal
s = rotacion de servicio maxima debido a la carga total (radianes)
2.5.8.3.4 Estabilidad del Apoyo de Elastomero

Los apoyos seran investigados por inestabilidad en el estado limite de servicio, con

combinaciones de carga como lo especificado en la Tabla 3.4.1-1.

Los apoyos se consideraran estables si satisfacen:
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2A<B (14.7.5.3.6-1)
Donde:
_ 1,92%
2L 14.7.5.3.6-2
12 (1475362)
2,67

b= L (14.7.5.3.6-3)

s +2)(1+77)

G = modulo de cortante del elastémero

L = longitud del apoyo de elastémero rectangular (paralelo al eje longitudinal del

puente)
W = ancho del apoyo en la direccion transversal

Para un apoyo rectangular donde L es mayor que W, la estabilidad se investigara

intercambiando L y W en las Ecuaciones 2 y 3.

Un valor negativo o infinito de la Ecuacion 3 indica que el apoyo es estable y no

depende de os.

Si:A—B <0 (Ec.3),el apoyo es estable y no depende de s
2.5.8.3.5 Refuerzo

El grosor del refuerzo de acero, hs, cumplira:

* En el estado limite de servicio:

3h
hy > —mexls (14.7.5.3.7-1)
fy
* En el estado limite de fatiga:
hs > thaxUL (147537-2)
AFry
Donde:

AFtH= constante de amplitud de fatiga critica para Categoria A, como se especifica en
el punto 2.5.8.3.6
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hmax = grosor de la capa de elastdbmero més gruesa en el apoyo

oL = esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la carga viva
os = esfuerzo de compresion promedio en servicio debido a la carga total
Fy = resistencia de fluencia del acero de refuerzo

Si existen agujeros en el refuerzo, el grosor minimo se incrementara por un factor igual

a dos veces el ancho grueso dividido por el ancho neto.
2.5.8.3.6 Constante de Amplitud de Fatiga Critica AFtH

Tabla 2-25 Constante de amplitud de fatiga critica

Categoria (AF)TH La Categoria A corresponde a
(kg/cm?) miembros planos laminados con
A 1683 bordes cortados con llama de gas
B 1122 ) )
B 843 y 0.025 mm de alisamiento o
C 704 menos, segin AASHTO/AWS
C 843 D1.5M/D1.5 (Seccién 3.2.2)
D 493
E 316
E’ 183
Pernos en Tension Axial 2182
M 164M (A 325M)
Pernos en Tension Axial 2672
M 253M (A 490M)

Fuente: Seccién 3.2.2 - AASHTO/AWS D1.5M/D1.5

2.5.9 Disefio de pila porticada

Las pilas son los elementos de apoyo intermedios los cuales conducen los esfuerzos de
la superestructura hacia las fundaciones. Son elementos que sostienen principalmente
cargas a compresion y también soportan momentos flectores con respecto a uno o a los
dos ejes de la seccidn transversal y esta accion de flexion puede producir fuerzas de

tension sobre una parte de la seccion transversal.

Dos de los requerimientos funcionales de estos elementos de apoyo son:
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e Transmitir las cargas debidas al peso propio, tréfico, cargas especiales, etc. A
las fundaciones.
e Transmitir a las fundaciones las componentes horizontales de las reacciones de
apoyo, debidas al viento, frenado de los vehiculos, rozamiento, sismos, etc.
En el momento de seleccionar el tipo de pila optimo, este puede depender de las
condiciones de sitio, costo de ejecucion, geometria de la superestructura y estética. Por
consiguiente los mas comunes tipos de pila son: pila cabeza de martillo, pila tipo pared,
pila multicolumna o porticada, teniendo mayor ventaja esta Ultima en el tema estético
que se veria necesario por el lugar donde se esta emplazando correspondiente a una

Zzona urbana.

Las pilas tipo porticada consisten en dos 0 mas columnas de secciones transversales
macizas separadas transversalmente. Estas pilas se disefian considerando accion de
portico para las fuerzas que actuan respecto del eje resistente. En general estas pilas
estan empotradas en la base y no son integrales ni con la superestructura ni con un
cabezal en la parte superior. Las columnas pueden estar soportadas por una zapata
ensanchada o una zapata sobre pilotes; también pueden ser prolongaciones de los

pilotes por encima del nivel del terreno. Para el disefio del mismo se debera considerar:
Refuerzo maximo y minimo en miembros a compresion (Art.5.7.4.2)

La méaxima seccion de armadura longitudinal pretensada y no pretensada debera ser

tal que:
A, A
— + ApsTpu <0.08 (5.7.4.2 — 1)
AQ Agfy
A
Lf”f <0.30 (5.7.4.2 — 2)
Ayf,

La minima seccion de armadura longitudinal pretensada y no pretensada debera ser

tal que:

Asfy Apsfpu
-+ X >0.135 (5.7.4.2 — 3)
Agfe Agfe
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Donde:
Aps = &rea de acero del pretensado
s = area de la armadura de traccion no pretensada
Ag = area bruta de la seccion
fou = resistencia a la traccion especificada del acero de pretensado
fy = tension de fluencia especificada de las barras de armadura
f’c = resistencia a la compresion especificada del hormigdn a 28 dias
fpe = tension de pretensado efectiva

El minimo nimero de barras de armadura longitudinal debera ser seis para
disposiciones circulares y cuatro para disposiciones rectangulares. EI tamafio minimo

de barra serd N° 16.

Para puentes en Zonas Sismicas 1y 2 se puede utilizar una seccion efectiva reducida
si la seccidn transversal es mayor que la requerida para resistir las cargas aplicadas.
El minimo porcentaje de armadura longitudinal total (pretensada y no pretensada) del

area efectiva reducida sera uno por ciento o el valor obtenido de la

Ecuacion 3, cualquiera sea el valor que resulte mayor.

2.5.9.1 Evaluacién aproximada de los efectos de esbeltez (Art. 5.7.4.3)

Para los elementos desplazables, los efectos de la esbeltez se pueden despreciar si:

KL
L <22

Para los elementos que no se desplazan, los efectos de la esbeltez se pueden despreciar

Si:

u

<34-12 My
M,

Siendo M1 y M2 el menor y mayor momento de extremo respectivamente, y el termino

(M1/M) positivo para flexion de curvatura unica.
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Para el disefio de elementos comprimidos no pretensados con Klu/r<100, se puede

utilizar el siguiente procedimiento aproximado:

- El disefio se basa en una carga axial mayorada Pu, determinada mediante analisis
elastico y un momento mayorado amplificado Mc, como se especifica en el
Art.4.5.3.2.2b.

- La longitud sin apoyo lateral Lu de un elemento comprimido se toma como la
distancia libre entre elementos capaces de proveer apoyo lateral a los elementos
comprimidos. Si hay acartelamientos, la longitud sin apoyo lateral se toma hasta el

extremo de cualquier acartelamiento en el plano considerado.
- El radio de giro r se calcula para la seccion bruta del hormigon.

- Para los elementos sin desplazamiento, a menos que mediante un analisis se

demuestre que es posible utilizar un valor menor, K = 1.0.

- Para los elementos que se desplazan, K se determina considerando debidamente los
efectos de la fisuracion y las armaduras sobre la rigidez relativa, y nunca se tomaré

menor que 1.0.

En ausencia de calculos mas precisos, el valor El para determinar Pe se toma como el

valor mayor entre:

El,
5+l 5743—1
El 7.43 —
1+ B, ( )
El,
75
El = 5.7.43 —2
1+ 8, ( )

Donde:

Ec = mddulo de elasticidad del hormigon

I = momento de inercia de la seccion bruta de hormigdn respecto del eje baricéntrico
s = mddulo de elasticidad del acero longitudinal

Is = momento de inercia del acero longitudinal respecto del eje baricéntrico
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Ba = relacion entre los méximos momentos debidos a la carga permanente mayorada y

el maximo momento debido a la carga total mayorada; siempre positivo.
2.5.9.2 Resistencia axial (Art. 5.7.4.4)

La resistencia axial mayorada de los elementos comprimidos de hormigon armado

simétricos respecto de ambos ejes principales se debera tomar como:
B. = @B, (5.7.4.4 — 1)
- Paraelementos con armadura en espiral:
B, = 0.85[0.85f,' (A5 — Ast) + fyAst] (5.7.4.4 — 2)
- Para elementos zunchados:
P, = 0.80[0.85f." (4, — Ast) + f,Ast] (5.7.4.4 — 3)
Donde:
Pr = resistencia axial mayorada, con o sin flexion
Pn = resistencia axial nominal, con o sin flexion
¢ = resistencia especificada del hormigdn a 28 dias
Agq = &rea bruta de la seccion
At = érea total de la armadura longitudinal
fy = tension de fluencia especificada de la armadura
@ = factor de resistencia (Art. 5.5.4.2)
2.5.9.3 Armadura transversal para elementos sometidos a compresion (Art. 5.10.6)

La armadura transversal de los elementos comprimidos puede consistir en zunchos o

en estribos cerrados.

Zunchos.- Pueden ser barras o alambre liso o conformado de un diametro minimo de
9.5 mm. La separacion libre entre las barras del zuncho no debera ser menor que 25
mm 0 1.33 veces el tamafio maximo del agregado. La separacion entre centros no

debera ser mayor que 6 veces el diametro de las barras longitudinales 6 150 mm.
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El anclaje de las armaduras en forma de zuncho se provee mediante 1.5 vueltas

adicionales de barra o alambre en cada uno de los extremos del zuncho. Para las Zonas
Estribos cerrados.- Estaran constituidos por:

- Barras N°10 para Barras N° 32 o menores,

- Barras N° 13 para Barras N° 36 o mayores, y

- Barras N° 13 para paquetes de barras.

La separacion de los estribos cerrados no debera ser mayor que la menor dimension del
elemento comprimido 6 30 cm. Si hay dos 0 mas barras mayores que una barra N° 32
dispuestas de modo que forman un paquete, la separacion no debera ser mayor que la

mitad de la menor dimension del elemento 6 15 cm.

En lugar de barras se puede utilizar alambre conformado o malla de alambre soldado

de area equivalente.

Cada barra longitudinal de esquina tendra un apoyo lateral provisto por la esquina de
un estribo con un angulo interno no mayor de 135°. Ninguna barra debera estar a una
distancia mayor que 61 cm de una de estas barras con apoyo lateral. Si el disefio de la
columna se basa en la capacidad de rotulacion pléstica, ninguna barra longitudinal
estara a una distancia mayor que 15 cm de una de estas barras con apoyo lateral.

La distancia vertical entre el estribo cerrado inferior y la zapata u otro apoyo y la
distancia vertical entre el estribo cerrado superior y la armadura horizontal méas baja
del elemento soportado no deberan ser menores que la mitad de la separacion entre

estribos.
2.5.9.4 Amplificacion de momentos vigas — columna (Art. 4.5.3.2.2b)

Los momentos o tensiones mayorados se pueden incrementar para que reflejen los

efectos de las deformaciones de la siguiente manera:

M, = 8, My, + 8;M,g (4.5.3.2.2b — 1)
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fo = 6pfop + Osfas (4.5.3.2.2b - 2)
Siendo:
Cm
op = P >1.0 (4.5.3.2.2b - 3)
1 — 4
0. = ! >1.0 453.22b—4
1 —
@Y P,
Donde:

Py = carga axial mayorada
Pe = carga de pandeo de Euler
@ = factor de resistencia para compresion axial (Art. 5.5.4.2)

M2n=momento en el elemento comprimido debido a las cargas gravitatorias mayoradas
que no provoca desplazamiento lateral apreciable calculado mediante un andlisis de

portico elastico convencional de primer orden, siempre positivo
fop = tensién correspondiente a M2b

Mas= momento en un elemento comprimido debido a cargas laterales o gravitatorias
mayoradas que provocan un desplazamiento lateral, A, mayor que Ly/1500, calculado

mediante un analisis de portico elastico convencional de primer orden, siempre positivo
fos = tensidn correspondiente a Mas

Para columnas compuestas de acero/hormigon la carga de pandeo de Euler, Pe, se
debera determinar como se especifica en Art. 6.9.5.1. Para todos los demas casos Pe se

deberd tomar como:

w?El

Pe == m (45322b - 5)

Donde:

Lu= longitud no apoyada de un elemento comprimido
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K = factor de longitud efectiva como se especifica en Art. 4.6.2.5
E = modulo de elasticidad
I = momento de inercia respecto del eje considerado

Para los elementos comprimidos de hormigon también se debera aplicar los requisitos
del Art. 5.7.4.3.

Para los elementos arriostrados contra el desplazamiento lateral, s se debera tomar

como 1.0 a menos que un analisis indique que se puede utilizar un valor menor.

Para los elementos no arriostrados contra el desplazamiento lateral, 6, Se debera
determinar como para un elemento arriostrado y &s cCOmo para un elemento no

arriostrado.

Para los elementos arriostrados contra el desplazamiento lateral y sin cargas

transversales entre apoyos, Cm Se puede tomar como:

M),
Cpp=06+04—2>04 (4.5.3.2.2b — 6)
My,

Donde:
M1p = menor momento de extremo
M2, = mayor momento de extremo

La relacion My / M2y Se considera positiva si el componente se flexiona con una unica

curvatura y negativo si se flexiona en doble curvatura.
Para todos los demés casos Cm se deberd tomar como 1.0.

En las estructuras que no estan arriostradas contra el desplazamiento lateral, los
elementos flexionados y unidades de la fundacion que forman porticos con el elemento
comprimido se deberan disefiar para la sumatoria de los momentos de extremo del

elemento comprimido en la unién.

Si los elementos comprimidos estan sujetos a flexion respecto de ambos ejes

principales, el momento respecto de cada eje se debera amplificar aplicando 3,
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determinado a partir de las correspondientes condiciones de restriccion respecto de

dicho eje.

Si un grupo de elementos comprimidos en un nivel comprende un caballete, o si estan
conectados de manera integral a la misma superestructura, y resisten el desplazamiento
lateral de la estructura colectivamente, el valor de s se debera calcular para el grupo
de elementos con XPy y XPe igual a las sumatorias para todas las columnas del grupo.

2.5.9.5 Factor de longitud efectiva, K (Art. 4.6.2.5)

Las longitudes fisicas de las columnas se deberan multiplicar por un factor de longitud
efectiva, K, para tomar en cuenta condiciones de borde rotacionales y translacionales

diferentes a las correspondientes a extremos articulados.

Tabla 2-26 Factores de longitud efectiva, K

Fuente: Tabla C4.6.2.5-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

2.5.10 Disefio de estribo en voladizo

Los elementos extremos encargados de transmitir la carga de la superestructura a las
fundaciones, soportando a su vez el empuje de tierras de los terraplenes de acceso

reciben la denominacion de estribos.®

5 Puentes, Hugo E. Belmonte Gonzales, pag. 233
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Son econdmicos cuando su altura esta entre 4 y 10 metros. Adecuados en la
presencia de terreno de baja capacidad portante y cuando los agregados son

escasos o el transporte de los mismos no es econémico.

Se prevé que el drenaje puede suministrarse de varias maneras. Los lloraderos o
mechinales, que constan de tubos de 4 pulg embebidos en el muro como aparece en la
ilustracion 2-10c, se colocan por lo general con espaciamientos horizontales entre 5 y
10 pies. Ademas de la fila inferior, deben proporcionarse adicionales en muros con
alturas sustanciales. Para facilitar el drenaje y evitar el taponamiento, se coloca un pie
cubico 0 maés de piedra triturada en el extremo posterior de cada lloradero. Deben
tomarse las precauciones necesarias para que el flujo que generan los lloraderos se
evacue en forma segura, de manera que no se filtre y se ablande el suelo por debajo del
muro. Para evitar esto, en vez de lloraderos o mechinales pueden proveerse drenajes
longitudinales embebidos en piedra triturada o gravas a la largo de la cara posterior o
trasdds del muro (ilustracion 2-10b) en uno o mas niveles; los drenajes descargan en
los extremos del muro o en algunos puntos intermedios. El drenaje mas eficaz se
proporciona mediante un dren continuo posterior que consta de una capa de grava o
piedra triturada que cubre todo el trasdds del muro (ilustracion 2-10a), con descarga en
los extremos. Sin embargo, este drenaje es costoso, a menos que el material apropiado
esté disponible a bajo costo en el sitio. Siempre que sea posible, la superficie del relleno
debe cubrirse con una capa de suelo de baja permeabilidad y, en caso de una superficie
horizontal, esta debe colocarse con una ligera pendiente alejandose del muro hacia una

cuneta u otro drenaje.

En muros largos, deben tomarse precauciones contra los dafios producidos por
expansién o por contraccion que generan cambios de temperatura y retracciéon del
fraguado. La especificacion AASHTO exige que, para muros de gravedad al igual que
para muros de concreto reforzado, se incluyan juntas de expansion a intervalos de 90
pies 0 menos y juntas de contraccion a no mas de 30 pies. Las mismas especificaciones

establecen que, para muros de concreto reforzado, debe suministrarse un refuerzo
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horizontal por temperatura no menor que 1/8 de pulg? por pie de profundidad,

adyacente a la superficie expuesta o intradds.

llustracion 2-10 Tipos de muros de contencidn y drenajes posteriores: (a) muro de

gravedad; (b) muro en voladizo; (c) muro con contrafuertes

Fuente: disefo de estructuras de concreto, Arthur Nilson, figura 19.1.

2.5.10.1 Estados limites

Los estados limites para el disefio de estribos pueden ser categorizados en: estados
limites Gltimos o de resistencia, estados limites de servicio y estados limites de evento

extremo, en el presente trabajo solo se desarrollaran los dos primeros.

Estados limites altimos.- Un estribo alcanza un estado limite ultimo cuando la
estructura de vuelve inestable. En el estado limite Gltimo, un estribo puede
experimentar severos esfuerzos y dafos estructurales, local y globalmente. También se
pueden identificar varios modos de falla en el suelo que soporta el estribo, estos
también son Ilamados estados limites Gltimos: incluyen la falla por capacidad de carga,

falla por deslizamiento o reshbalamiento, falla por volteo o vuelco.
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Estados limites de servicio.- Un estribo puede experimentar un estado limite de servicio
debido a un excesivo deterioro o deformacion. Los estados limites de servicio incluyen

excesivos asentamientos totales o diferenciales, movimiento lateral, fatiga, fisuracion.
2.5.10.2 Factores de carga y de resistencia

llustracién 2-11 Tipicas aplicaciones de factores de carga

Fuente: 1 Figura C11.5.5-1, 2, 3 (Especificaciones AASHTO LRFD para el Disefio
de Puentes por el Método LRFD)

El método de disefio para las subestructuras se encuentra en las Especificaciones

LRFD, el cual puede ser expresado con la condicion matematica:
2NiviQi < ORy,

@= factor de resistencia

Rn= resistencia no minal

ni= modificador de cargas
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vi= factor de carga para el componente i
Qi= componente de carga i

Tabla 2-27 Factores de resistencia para el estado limite de resistencia de las
fundaciones superficiales

Fuente: Tabla 10.5.5-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por el
Método LRFD)

Factores de carga.- Los factores de carga se pueden apreciar en la Seccién 2.4.1.4 o
en la Tablas 2.11 y 2.12. En la ilustracion 2-12 se pueden observar tipicas aplicaciones
de los factores de carga para determinar la capacidad de carga, resbalamiento y

excentricidad.

Factores de resistencia.- Los factores de resistencia son usados para tomar en cuenta
las incertidumbres de las propiedades estructurales, propiedades del suelo, variabilidad
de la mano de obra, inexactitudes en las ecuaciones de disefio para estimar la
resistencia. Estos factores son usados para el disefio en el estado limite ultimo y se los

puede apreciar en la Tabla 2-27.
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2.5.10.3 Consideraciones para la estabilidad

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

estabilidad contra las fallas por vuelco, deslizamiento y presiones en la base (11.6.3.1).

llustracién 2-12 Modos de falla

Fuente: Puentes con AASHTO LRFD - Mc. Ing. Arturo Rodriguez Serquen

A. Vuelco - Estados Limites de Resistencia y Evento Extremo
Se debe calcular la excentricidad de la resultante alrededor del punto A en la base del
estribo. Las fuerzas y momentos que resisten el vuelco se usan con factores de carga
minimos (caso de cargas tipo DC, DW, EV, etc.). Las fuerzas y momentos que causan

vuelco se usan con factores de carga maximos (caso de cargas EH y otras).

Para el estado limite de Resistencia, se debe mantener la resultante en la base del
cimiento dentro de la mitad central (e<B/4) excepto el caso de suelo rocoso en que se
mantendra en los % centrales (e<3/8 B) (Art. 11.6.3.3). Para el estado limite de evento

extremo y con YEQ = 0, mantener la fuerza resultante en la base del cimiento dentro de



94

los 2/3 centrales (e<1/3 B) de las dimensiones del cimiento para cualquier suelo. Si en
cambio YEQ = 1, mantener la resultante en la base del cimiento dentro de los 8/10
centrales (e<2/5 B). Para valores de YEQ entre 0 y 1.0, interpolar linealmente entre los
valores especificados para definir las restricciones referidas a la ubicacion de la
resultante (Art. 11.6.5). En caso de cimientos cargados biaxialmente, estos

requerimientos deben aplicarse en ambas direcciones.

B. Deslizamiento — Estados Limites de Resistencia y Evento Extremo (10.6.3.3)
El valor de la resistencia factorada al deslizamiento corresponde a una componente
friccional (@1Qrt) actuando a lo largo de la base del estribo y una componente debido
a la presion pasiva del terreno (depQep) actuando en la cara vertical correspondiente.

Esto es:

Qr = 0:Q; + DepQep (1033 -1)
Donde:
Qr= (V) tan § (10.6.3.3-2)

o= angulo de friccion entre la base del cimiento y el suelo

tan d = tan Of para concreto vaceado directamente al suelo (10.6.3.3)
tan 6 = (0.8)tan Of para concreto pre-fabricado (10.6.3.3)

V = fuerza vertical total sobre el cimiento

@f = angulo de friccion interna del suelo.

Los valores @t y @ep se determinan de la Tabla 10.5.5.2.2-1. Para el estado limite de
Evento Extremo, @t=1.0 y @ep = 1.0. Si la resistencia pasiva no esta asegurada debido
a erosiones, socavaciones potenciales, o futuras excavaciones, se debe usar @ep = 0

para los estados limites de Resistencia y Evento Extremo.

La resistencia factorada al deslizamiento debe ser mayor o igual a las cargas

horizontales factoradas aplicadas.

C. Presiones en la base — Estados Limites de Resistencia y Evento Extremo
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Se calculan los esfuerzos basados en una distribucién uniforme; en estribos cargados
excéntricamente cimentados sobre roca, se supone una distribucién de presiones

triangular o trapezoidal.
2.5.10.4 Procedimientos de disefio para estribos.

Dimensiones preliminares.- La ilustracion 2-12 muestra dimensiones usadas
comunmente para muros de tipo pantalla, estas dimensiones pueden ser usadas para

una primera prueba del estribo.

llustracidn 2-13 Pre dimensionamiento para estribos

Fuente: Puentes con AASHTO LRFD - Mc. Ing. Arturo Rodriguez Serquen
El procedimiento de calculo es el siguiente:

1. Hallar la excentricidad e con respecto al punto central de la base del cimiento,
con las cargas aplicables factoradas.

2. Determinar los esfuerzos verticales factorados. Si la estructura esta cargada
biaxialmente, el calculo se realiza en ambas direcciones.

Basados en una distribucion de presion uniforme actuando en la base (suelo no

rocoso), el valor de g es:

_ 2. fuerzas verticales factoradas actuantes / unidad de longitud
- B-2e

q (11.6.3.2-1)
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Donde:

B = ancho del cimiento en el plano de cargas
B — 2e = ancho efectivo de cimiento

Vu = suma de las fuerzas verticales factoradas.

Para suelo rocoso la distribucién de presiones es trapezoidal o triangular:

V, 6e

AQmax = E (1 + E) (11632 - 2)
V, 6e

Amin = E (1 - E) (11632 — 2)

3. Comparar q 6 gmax, que incluyen factores de carga, con la capacidad portante
del terreno (capacidad ultima de apoyo para el suelo, multiplicado por el factor
de resistencia apropiado). La capacidad de apoyo factorada (resistencia) debe
ser mayor o igual que el esfuerzo de apoyo factorado:

qr < Dpqn (10.6.3.1.1 — 1)

Donde:
gn = qu =capacidad portante Gltima no factorada para el estado limite apropiado
@y = factor de resistencia (Tabla 10.5.5.2.2-1 y Art. 11.6.5)

Notar que es el mismo para los estados limites de Resistencia y Evento Extremo. Un
factor de resistencia de 1.0 se usa en el calculo de presiones sobre el terreno en el estado
limite de Evento Extremo segun Art. 11.6.5. (Ver Tabla 10.5.5.2.2-1 para factores de

resistencia en el estado limite de Resistencia).
2.5.10.5 Fuerzas en un estribo

Las presiones de tierra ejercidas sobre un estribo pueden ser clasificadas en: reposo,
activo, pasivo. Cada una de estas presiones de tierra corresponde a diferentes
condiciones con respecto a la direccion y magnitud del movimiento del estribo. Cuando

el muro se mueve alejandose del relleno de tierra, la presién de tierra disminuye



97

(presion activa), cuando el muro se mueve hacia el relleno de tierra, la presion de tierra

aumenta (presion pasiva).
El empuje del suelo se debera considerar funcién de los siguientes factores:

e Tipoy densidad del suelo,

e Contenido del agua,

e Ubicacion del nivel fretico,

e Interaccion suelo-estructura,

e Cantidad de sobrecarga,

e Pendiente del relleno,

e Inclinacion del muro.
Existen tres categorias de empuje lateral de suelo, los cuales son en reposo, activo,
pasivo. Los muros que pueden tolerar muy poco o ningdn movimiento se deberian
disefiar para el empuje en reposo. Si se permite que el muro se mueva alejandose de la
masa de suelo se deberia disefiar para el empuje activo. Si el muro es empujado
gradualmente hacia la masa de suelo, entonces se deberia disefiar para el empuje
pasivo. EI movimiento requerido para llegar para llegar al minimo empuje activo o al
maximo empuje pasivo depende de la altura del muro y del tipo de suelo. En la Tabla
2-28 se indican algunos valores tipicos de estos movimientos movilizadores en funcién
de la altura del muro.

Tabla 2-28 Valores aproximados de los movimientos relativos requeridos para llegar
a condiciones de empuje activo o pasivo del suelo (Clough y Duncan 1991)

Fuente: Tabla C3.11.1-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)
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Si en los muros de contencion o estribos no se permite que el suelo retenido drene, el

efecto de la presion hidrostatica del agua se debera sumar al efecto de empuje del suelo.

En los casos en los cuales se anticipa que habra endicamiento de agua detras de la
estructura el muro o estribo se debera dimensionar para soportar la presion hidrostatica

del agua mas el empuje del suelo.

Para determinar el empuje lateral del suelo debajo del nivel freatico se deberan

utilizar las densidades del suelo sumergido.

llustracion 2-14 Efecto del nivel freatico, se ilustra el efecto de la presion adicional
provocada por el nivel freatico

Fuente: Tabla C3.11.3-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

2.5.10.5.1 Empuje del suelo: EH

Para efectos de este proyecto se considera el empuje de suelo activo, omitiendo asi

mismo el empuje lateral y pasivo para generar condiciones criticas en la estructura.
2.5.10.5.1.1 Coeficiente de empuje lateral activo, a k

El coeficiente de empuje lateral activo se puede tomar como:

B sin? (9 + qbf)
ka = ['[sin?8 sin(6 — §)] (31153 -1)

Donde:
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2

r=|1+ JSin(d)f +0) sinldy — ) (3.11.5.3 — 2)

sin(0 — &) sin(6 + B)

Y ademas:

& = angulo de friccion entre relleno y muro tomado como se especifica en la
llustracion 2-15 (°)

B =angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal como se

indica en la llustracion 2-15 (°)

6 =angulo que forma el respaldo del muro respecto de la horizontal como se indica

en la llustracion 2-15 (°)
¢ £= angulo efectivo de friccion interna (°)

Los valores de segun la anterior ecuacion se basan en las teorias de empuje de suelo de
Coulomb. Para muros en voladizo de talon largo se pueden usar tanto la teoria de
Coulomb como la teoria de Rankine como se muestra en la ilustracién 2-14. En el caso
de este muro el empuje del suelo se aplica sobre un plano que se extiende verticalmente

a partir del talén de la base del muro. ka

llustracion 2-15 Simbologia para el empuje activo de Coulomb

Fuente: Tabla 3.11.5.3-1- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)
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2.5.10.5.2 Sobrecargas: ES Y LS
2.5.10.5.2.1 Sobrecarga uniforme (ES)

Si hay una sobrecarga uniforme, al empuje basico del suelo se le debera sumar el

empuje horizontal constante. Este empuje constante se puede tomar como:
Ap = ksqs

Donde

A,=empuje horizontal constante debido a la sobrecarga uniforme (Mpa).

k= coeficiente de empuje del suelo debido a la sobrecarga.

qs=sobrecarga uniforme aplicada sobre la superficie superior de la cufia de suelo activa
(Mpa).
Para condiciones de empuje activo kg se debera tomar como k,, y para condiciones en

reposo k, se debera tomar como k,
2.5.10.5.2.2 Sobrecarga viva (LS)

Se debera 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 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:
Ay =kxysx gxhegx107°

Donde:

A,=empuje horizontal constante del suelo debido a la sobrecarga viva (Mpa).

vs= densidad total del suelo (kg/m3).

k = coeficiente de empuje lateral del suelo.

h.q= altura de suelo equivalente para carga vehicular (mm).

g = aceleracion de la gravedad (m/s?).
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Las alturas de suelo equivalente, heq, para cargas carreteras sobre estribos y muros de
sostenimiento se pueden tomar de la Tablas 2-29. Para alturas de muro intermedias se

deberd interpolar linealmente.

La altura del muro se deberd tomar como la distancia entre la superficie del relleno y

el fondo de la zapata a lo largo de la superficie de contacto considerada.

Tabla 2-29Altura de suelo equivalente para carga vehicular sobre estribos

perpendiculares al trafico

Fuente: Tabla 3.11.6.4-2- (Especificaciones AASHTO para el Disefio de Puentes por
el Método LRFD)

llustracion 2-16 Cargas tipicas en estribos

Fuente: Puentes con AASHTO LRFD - Mc. Ing. Arturo Rodriguez Serquen
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2.5.10.6 Disefio de rampas de acceso

El disefio geométrico de las rampas se describe en el punto 2.4.10, en base a esto se
adopta una seccion U, conformada por muros reforzados y losa como fundacion,

conteniendo relleno de material seleccionado.

Los factores de cargas y resistencia, estabilidad, fuerzas actuantes serdn los mismos
que en el apartado 2.5.10 Disefio de estribo en voladizo.

2.6  Estrategia de ejecucion

2.6.1 Especificaciones técnicas

Son las que definen la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por

intermedio del contratista en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de
especificaciones deberd consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de
emplearse, los ensayos a los que deben someterse para comprobacién de condiciones
que han de cumplir, el proceso de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion
de las distintas partes de obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones
que deban adoptarse durante la construccion; los niveles de control exigidos para los
materiales y la ejecucién, y finalmente las normas y pruebas previstas para las

recepciones correspondientes.
2.6.2 Precios unitarios

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
cémputo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades
definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos

determine el costo parcial de la misma.
Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

a) Costo de material
b) Costo de mano de obra

c) Desgaste de herramientas y/o reposicion de equipos
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d) Gastos generales

e) Utilidades
La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al

que adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomando en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como
herramientas menores el 4% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA;
como gastos generales el 7% y como utilidad el 6%. Para los impuestos se tomo un
valor de IVA del 14,94% y un valor de IT del 3,09%

2.6.3 Computos metricos

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volumenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicaciéon de3
formulas geométricas.

A modo de referencia, la planilla de computo métrico podra tener la siguiente forma:

Computo métrico

N° | Actividad | Unidad Dimensiones N° total
Largo Ancho | Alto | veces

1

2

n

2.6.4 Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
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2.6.5 Cronograma de ejecucién

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas
de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su

terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un

plan en base al cual se puede programar u controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacién a la formulacion de un

conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

Tanto la planificacién como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a

veces es necesario reprogramar y replantear.

Para la planificacion y programacion del presente proyecto se haran uso del método de

ruta critica el cual es un modelo matematica - ldgico.

La representacion se la realizara mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacién relacionada con la programacion el cual
muestra las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las

actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra.
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CAPITULO 11

INGENIERIA DEL PROYECTO
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3 INGENIERIA DEL PROYECTO

Los resultados del estudio topografico mediante el levantamiento altimétrico de la zona
de estudio que abarca los distintos ramales de aproximacion a la interseccion entre la

avenida Periférica, Palo Santo y carretera asfaltada Yacuiba-Santa Cruz (Ruta F-009).
Un resumen de sus caracteristicas altimétricas de la region es:
a) Zona Noreste; con una elevacion entre 350 y 550 msnm.

b) Zona de Ibibobo hacia el Norte; con algunas pendientes hasta 15%, elevacién entre
550 y 750 msnm.

c) Zona Ibibobo aguas abajo depositos fluviales forman terrazas y cafiadas con altura

variando entre 300 y 400 msnm.

En la seccion de anexos encontrara detalles del levantamiento topografico a detalle de

la region.

La investigacion geotécnica, se ha realizado con el objetivo de determinar las

propiedades fisicas mecanicas del suelo y establecer los cambios litologicos.

Los puntos de sondeos fueron localizados en los dos estribos y la pila central
alcanzéandose los 20.00 m. de profundidad.

El proceso geodindmica es de caracter intermitente, segun el trabajo de perforacion el

nivel Freatico se encuentra entre 2,60 y 2,70 metros de profundidad.

Se ha establecido una sola unidad geoldgica perteneciente a un material de arena
arcillosa, por su caracteristica granulométrica se ha subdividido en dos fases (1) Arena
Limosa de 2.0 metros de espesor con fatiga admisible menor a 1,00 Kglcm? de caracter
inestable, mientras la fase (2) subyacente constituyen materiales predominantemente
en arenas arcillosas y cuyo espesor es superior a 20.00 metros, con fatigas admisibles
entre 1,00 a 3,1 cm?.
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Tabla 3-1 Clasificacion de suelo

TRAMO (m) | Clasificacion de Suelo (SUCS) | Fatiga admisible (kg/cm?)
0.00 - 2.00 Arenas Limosas 0.3a1.00
3.00 - 20.00 Arenas Arcillosas 1.00a3.10

Fuente: Estudio geotécnico-Empresa Constructora y Consultora DICOTAR

El contenido de humedad natural varia en funcion al contenido granulométrico y la
ubicacion del nivel Freatico. En condicion saturada es mayor a 10.0% en arenas limosas

y 5.5% - 6.7% en gravas.

El dimensionamiento de la infraestructura se obtendrd de la disposicién de los
elementos de las cargas dindmicas y estaticas tal que se pueda garantizar la estabilidad
de la estructura y ademas de eliminar al maximo la ocurrencia de compresibilidad y

asentamientos diferenciales.

Tabla 3-2 Cota de perforacion y fatiga admisible

SONDEO COTA BOCA DE PROFUNDIDAD FATIGA ADM
N° PERFORACION (msnm) (m) (kg/cm2)
SE-1 398,42 20,00 1,40
SE-2 398,45 20,00 1,50
SE-3 398,61 20,00 1,50

Fuente: Estudio geotécnico-Empresa Constructora y Consultora DICOTAR

Para los calculos estructurales, se recomienda utilizar la fatiga admisible presentado
anteriormente, angulo de friccion interna @ = 33.6 grados, densidad humeda
vh=2,051gr/cm3 y densidad seca ys=2. 179 gr/cm3. Detrés de la estructura de fundacion
y accesos del puente, se rellenara la plataforma con materiales de préstamo adecuados.

Los datos obtenidos de los sondeos se encuentran en la seccion de Anexos A2.

La informacion se encuentra detallada en la seccién de Anexos, a continuacion se
brinda un resumen de los resultados en la interseccién de la Av. Periférica, Palo Santo
y carretera asfaltada Yacuiba-Santa Cruz del conteo y los movimientos de los

vehiculos.
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Tabla 3-3 Resumen del conteo y movimientos de vehiculos en los puntos de aforo

Movimiento en ramales del nudo (TPH)

Punto de aforo * | Namero de carriles Promedio TPH Porcentaje TPH
Entra | Sale Entra | Sale Entra | Sale
al del | Total| al del |Total| al del | Total
nudo | nudo nudo | nudo nudo | nudo
A=AV.
PERIFERICA 2 2 4 626 | 626 | 1252 | 50 50 | 100
B=AV.
MONTENEGRO 2 2 4 512 | 540 | 1052 | 49 51 | 100
C=AV.PALO
SANTO 2 2 4 623 | 624 | 1247 | 50 50 | 100
D=AV. 24 DE
JULIO 1 1 2 547 | 535 | 1082 | 51 49 | 100
E= CARRETERA
ASFALTADA
YBA-STACRUZ | 7 2 4 | 535 | 582 |1117| 48 | 52 | 100
Movimiento de giro dentro del nudo

Trayectoria A-E A-C |[A-B |B-A |B-E |[B-C |[C-B |C-A |[C-D
Tipo de Giro 1zq. Dir. |Der. |lzg. |Dir. |Der. |1zq. |Dir. |Der.
Promedio total 106 | 288 | 232 | 130 | 177 | 205 | 169 | 264 | 190
% del promedio
total 17 46 37 25 35 | 40 27 42 | 30
% total 100 100 100
Trayectoria D-C D-A |D-E |E-D |E-B |E-A
Tipo de Giro 1zq. Dir. |Der. |lzg. |Dir. |Der.
Promedio total 191 | 220 | 136 | 161 | 203 | 170
% del promedio
total 35 40 25 30 38 | 32
% total 100 100

Fuente: Elaboracion propia

*Nota: los puntos de aforo se ubicaron en las entradas y salidas del nudo

A= Sobre la Avenida Periférica

B= Sobre la Avenida Montenegro

C= Sobre la Avenida Palo Santo
D= Sobre la Avenida 24 de Julio

E= Sobre la Carretera Asfaltada Yacuiba-Santa Cruz
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Del analisis del transito se tiene los siguientes datos:

1. Eltréafico es intenso en los 4 ramales principales que llegan al nudo presentando
volumenes altos, siendo mayor sobre la avenida Periférica y Palo Santo.
Volumen medido en el punto de aforo A llegando al nudo de 626 veh/h y en el
punto de aforo C, 623 veh/h.

2. Los vehiculos que predominan en el trafico del nudo y en alto porcentaje son
los vehiculos livianos: micros, trufis, taxis en la direccion de maxima volumen,
y en la direccién perpendicular los vehiculos de mayor tonelaje, esto debido a
que en la direccion sureste se encuentra el mercado campesino ingresando por
la avenida Palo Santo.

3. En base a los datos recolectados se pretende lograr con la implementacion del
paso a desnivel, reducir el volumen de trafico y congestionamiento

garantizando condiciones favorables y seguridad para los usuarios.

Para el disefio geométrico del paso a desnivel se hizo la utilizacion del manejo de
software AutoCAD Civil 3D, se hizo la realizacion de dos curvas horizontales, para
empalmar los accesos con la superestructura, fijando que los puntos de referencia para
la ubicacion de la pila y estribos estén dentro de los ambientes adecuados en el
emplazamiento del lugar y no llegue a afectar la circulacion de las vias. Dos curvas
verticales para obtener un eficiente acceso al paso a desnivel. Los pardmetros de disefio
fueron en base a la normativa AASHTO y ABC, la distancia de acceso, vista en planta
de las progresivas del paso a desnivel y perfil longitudinal con sus respectivos radios
de curvatura se presenta la seccion de anexos, plano N° 2.

A continuacion se desarrolla todo el proceso de calculo utilizado para el
dimensionamiento y determinacion de cuantia de acero para cada elemento de la

estructura.
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3.5.1. Disefo de Barreras de Concreto
Para el disefio de la barrera se propone un modelo de barrera de concreto con perfil
basado en tipo New Jersey con la siguiente cuantia de armadura que posteriormente se

verificara la resistencia para el nivel de ensayo elegido.

3.5.1.1. Resistencia en flexion alrededor de un eje vertical a la barrera (Mw)
La resistencia a los momentos positivo y negativo que actian alrededor de un eje
vertical se determina tomando como base el mecanismo de falla en este tipo de barreras;

se determina asi el refuerzo horizontal en la cara vertical de la barrera (en este caso

4093/8”).

Para determinar el momento resistente se dividira la seccion de barrera en tres partes:

Al, A2y A3, tal como se observa en el grafico.



fe= 250 kg/cm? f, = 5000
Seccion A,
7= recubt 0+ 0/2=2"+1/2"+(3/8 )/2=2,6875=6,83 cm
di=15/2cm=7,5 cm
d»,=17,90 cm-6,83 cm=11,07 cm

d;=20 cm-6,83 cm=13,17 cm

3= di+dy+d; 7,5 em+11,07 cm+13,17 cm
3 3

A=(2+0,5)03/8 =2,5(0,71cm?)=1,78cm?>

=10,58cm

AL, 1,78(5000)
T 0.856b 0.85(250)47

0,89 cm

?@=1,0 (Caso de eventos extremos, AASHTO 1.3.2.1)
a 0,89
M,=0A.f, (d- 5) =1,0(1,78)(5000)(10,58-—~)

M,=90201,5 kg-cm=0,90 T-m
Seccion A,

d;=20 cm-6,83 cm=13,17 cm
d4=37,5 cm-6,83 cm=30,67 cm

i d;+dy 13,17 cm+30,67 cm
2 2

=21,92cm

A=(0,5+0,5)03/8 =1(0,71cm?)=0,71cm?

A, 0,71(5000)
: 0,85fb 0,85(250)25

0,66 cm

kg/cm

2
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?@=1,0 (Caso de eventos extremos, AASHTO 1.3.2.1)

a

2

0,66
)=1,0(0,71)(5000)(21,92- )

M,=0Af, (d-
M, =76644,5kg-cm=0,77 T-m

Seccion Aj

d=d,=30,67 cm

A=(0,5)03/8 =0,5(0,71cm>)=0,36cm>

_Af,0,36(5000)
T 0.85Eb 0.85(250)13

0,65 cm

?=1,0 (Caso de eventos extremos, AASHTO 1.3.2.1)
a 0,65
M, =0A,f, (d- 5) =1,0(0,36)(5000)(30,67- T)

M, =54621 kg-cm=0,55 T-m
Luego, el total es:
MW=Mu=O,9O T-m+0,77 T-m+0,55 T-m

M,,=2,22 T-m

3.5.1.2. Resistencia en flexién alrededor de un eje paralelo al eje longitudinal
del puente (Mc)

Se calcula de acuerdo a las lineas de rotura con el momento de flexion negativo. Este
produce esfuerzos de tension en la cara inclinada de la barrera, determinando el

refuerzo de la barrera para esa cara.

Utilizando 101/2”¢/0.17m (As = 1.29c¢cm?/0.17m = 7.59 cm?/m), considerando fajas de
1m de ancho:
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Seccion A,

z=recub+ @/2=2"+(1/2")/2=2,25'=5,72 cm
d=h-z=17,9-5,72=12,18 cm

A=7,59cm?*/m

AL, 7,59(5000)
T 0.85Eb 0,85(250)100

1,78 cm

?@=1,0 (Caso de eventos extremos, AASHTO 1.3.2.1)
a 1,78

M, =BAf, (d- 5) =1,0(7,59)(5000)(12,18-=-)

M, ;=428455,5 kg-cm=4,28 T-m

Seccion A,

20+37,5
( ) -5,72=23,03 cm

A=7,59cm?/m

A, 7,59(5000)
T 0.85Eb 0,85(250)100

1,78 cm

?=1,0 (Caso de eventos extremos, AASHTO 1.3.2.1)

3

2

a 8
M. i =BAf, (d- 5)=1.0(7:59)(5000)(23,03- =)
M, ;=840213 kg-cm=8,40 T-m

Seccion A;

d=37,5-5,72=31,78 cm

A=7,59cm?*/m



Ay, 7,59(5000)
a= P =1,78 cm
0,85fb 0,85(250)100

?@=1,0 (Caso de eventos extremos, AASHTO 1.3.2.1)

a 1,78
Mem=0Af, (d-5) =1,0(7.59)(5000)(31,78- =)

M, =1172275,5kg-cm=11,72 T-m
El momento promedio es:

V= 4,28(0,47)+8,40(0,25)+11,72(0,13) 6
© 0,85 a

,63 T-m

3.5.1.3. Longitud critica de la linea de rotura (Lc) segun el patron de falla

L LA2 SH(M,+M
Lc_t+\/(_t) | BHM, M)

2 J\2 M,

107 /1,072 8(0.85)(0+2,22)
L— +( )+ ~2.13m

© 2 2 6,63

Siendo:
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L= longitud de distribucion longitudinal de la fuerza de impacto L= 1,07 m, para el

nivel TL-4 (Tabla A13.2-1)
H= altura de la barrera=0,85 m
Mp= resistencia flexional adicional en la parte superior del muro=0

Muw= resistencia flexional del muro respecto de su eje vertical= 2,22 T-m

M= resistencia flexional de los muros en voladizo respecto de un eje paralelo al eje

longitudinal del puente= 6,63 T-m

L= longitud critica de la linea de rotura en el patron de falla



3.5.1.4. Resistencia nominal a la carga transversal Rw
2

R —( 2 ) SM, +8M, + o
v \2L,-L, bW T

Siendo:

Fe= 240 000 N

Rw= resistencia del parapeto

R —( 2 ) 8(0)+8(2 22)+6’63(2’13)2
v \2x2,13-1,07 ’ 0,85

R,=32,70 T>F=24 T

3.5.1.5. Transferencia de cortante entre la barrera y la losa

Cortante actuante

Ry
V = —
“ L.+2H

B 32,70 T
2,13 m+2x0,85m

=8,54 T/m

ct

Cortante resistente:

Para dos concretos colados en diferentes momentos:
Vi=eAo Aty P )<0,2f Ay 6 5,5Ac,
Donde:

Acv = area de corte en contacto = 37,5cm x 100cm = 3750cm?2
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Ayt = area del dowel en el plano de corte= 1001/2”°¢c/0,17 (en razoén de que sélo una pata

estd anclada) =1,29cm2/0,17m = 7,59cmz2/m
c = factor de cohesion (5.8.4.2)

w=0,61=0,6(1,0) = 0,6 (Caso 3)
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P. = fuerza de compresion permanente perpendicular al plano de corte peso de la
baranda = 0,202875m? x 2400kg/m? = 487kg

En 1m de ancho de barrera:

V,=5,2 kg/cm” (3750cm®)+0,6(7,59cm?x5000 kg/cm” +487kg )

=52 kg/cm” (3750cm?)+0,6(7,59cm2x5000 kg /cm” +487kg )

=42562,2 kg

=42562,2 kg <0,2 (250 kg/cm*) (3750cm?) 6 5,5(375 000mm?*)Nx0,10 kg/N
=42,56 T<187,5T 6 206,25 T

=42,56 T/m>V.=8,54 T/m

3.5.1.6. Chequeo de Dowel

La armadura por corte debe satisfacer en interfaces entre hormigén de losas y vigas,

por unidad de longitud de viga:

0,35 b,

fy

sz

Siendo:
Bv= ancho de la interface= 375mm
Fy= 5000 kg/cm?= 500 MPa

0,35x375mm 1000mm
500 MPa *1000mm

=262,5mm?/mm=2,62 cm?/m

viZ=

Proveido: 19 1/2 ¢/0,17=7,59 cm?/m>2,62 cm?/m
3.5.1.7. Longitud de anclaje

La longitud bésica de anclaje (Ino) para una barra terminada en gancho es:
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100 d,,
W )
f
\/T: Ly, PO Losa
) rccub;E”
Siendo:

Dp=1/2""=12.7 mm
F’c= 250kg/cm?=25MPa
100 (12,7mm)

lpy=——
/25 MPa

Considerando que el recubrimiento lateral perpendicular al plano del gancho es mayor

=254 mm=25,4 cm

o igual que 64mm, la longitud basica de anclaje se afectara por el factor 0.7 (5.11.2.4.2).
Luego:

14,=0,71;,=0,7x25,4 cm=18 cm

La longitud de anclaje lqh no debe ser menor que 8q4p 0 15 cm (5.11.2.4.1)

1g,=18 cm>8d,=10,16 cm y 15 cm

Se dispone para la longitud de desarrollo solo de 15 cm, lo cual no es satisfactorio. Sin
embargo, considerando que cuando hay méas armadura que la requerida la longitud

béasica de desarrollo disminuye segun la relacion:

<AS requerida

, xXlyp, tendremos:
A prov1sta> b

. . 15 , (15 5
A requerida= A provista x (ﬁ) =7,59cm*x (E) =6,33cm

Usaremos esta area de acero para recalcular la capacidad de la barrera:
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A, 6,33(5000)
©0.85Eb 0,85(250)100

=1,49 cm

a 1,49
M, =BAf, (d- 5) ~1,0(6,33)(5000) (12,18- T) =3,62 T-m/m

a 1,49
M, =BAf, (d-E =1,0(6,33)(5000) (23’03'T> ~7,05 T-m/m

M, 1=0A,f, (d- 5) =1,0(6,33) (5000) (31,78-%) =9,82 T-m/m
Luego:

v 3,62(0,47)+7,05(0,25)+9,82(0,13) "
o 0,85 a

, 58 T-m/m

L LA\> BH(M,+M,
G
o

L L7, (1,07)2 , 8(085)(0+222) .
) 2 558 o™

R —( 2 ) 8M,+8M +M°L%’
Vo \2L,-L/ |7 Y H

2 5,58(2,27)
Ry=(—— +8(2,22) 4
W <2x2,27-1,07> [8(0) 8(222) 0,85

R,=29,73 T>F=24T

Con lo que la longitud de desarrollo 14h=15 cm, es adecuada. Las barras terminadas en
gancho deben extenderse

12d,+4d,=16 (1,27)=21cm
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3.5.2. Disefio de vigas con armaduras postesas

3.5.2.1. Geometria de la seccién transversal

Ancho Tablero

!—bl ar

h baranda

B S e RS

Baranda vehicular—___

apa de rodadu

S BT

oA

-
SR

los

h hjlga
—L—a L = L S . S L
Lc= 30,00 m Longitud de calculo del puente

Ancho de Calzada del puente (ap)
a,=2-a.+2-ay
ac= 3,60 m Ancho de Carril

a,= 0,50 m Ancho de Berma

— dp = 8,20 m

Ancho de baranda vehicular (b)
b= 0375m

Ancho de Tablero (W)
— W= 89m

Adoptamos 9,00

Separacion entre vigas interiores (s) y longitud del voladizo (a)

Ancho Tablero

b

| Articulacion
supuesta

apa de rodadL

S S

w
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Ancho del tablero

W-3-s
W=3-s+2-a N =
Reemplazando
W-s-2:-b-2.4
fe=f
Factor de distribucion de carga
fe = K *s pag. 78 "PUENTES" Hugo Belmonte Gonzales
fe = 0,596 s Para vigas de H°P° y dos o mas fajas de trafico
Entonces se tiene: donde:
k-s?+s-(W-2-b-2.4)=0 W= 9,00m
b= 0,38 m
-1/ TH K (W-2'b-2.4)
S 2k
—ST 2404 m
Asumimos s= 2,40m
Entonces a=090m

Profundidad minima de la superestructura
Tramos Simples Tabla 2.5.2.6.3-1
L =30.000 mm Longitud de calculo

h=0.030xL>165mm
h= 900 mm

Seleccionamos el mayor por considerarse el caso mas desfavorable
h= 900 mm =0,90m

Altura minima para la losa de tablero 9.7.1.1

hi= 175 mm
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Asumimos hi= 200 mm

Dimensiones de vigas.
Se asume una seccion AASHTO tipo 4
Altura de la viga

hviga=h-hL= 700 mm =0,70m

—b1p—b2—= b1~
1
1 h{1
4 4 h%
C1
2
hviga }— — — — — h3
c2
5 5 hf
1
3 h5
}
53 b2 b3~

3.5.2.2.  Ancho transversal equivalente de carga de rueda

Ancho de faja
X= 225 mm Distancia entre la carga y el punto de apoyo
S= 2400 mm Separacion de los elemento de apoyo

Ancho de faja para el Voladizo (Ev):

E,=1140+0.833-X
Ev= 1327 mm

Ancho de faja para el Momento Negativo (E ():
Ep = 1820 mm

Ancho de faja para el Momento Positivo(E (+)):

E(;)=660+0.55S
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Ex = 1980 mm

3.5.2.3. Cargas y efectos por peso propio (DC)

Losa de Tablero

W = 9,00 m Ancho real del tablero
h = 0,20 m Altura de losa
Y HeA® = 2.400 kg/m?® Peso especifico del Hormigon
Peso propio
Ppeso propio= ¥ 1°hr
Ppeso propio= 480 kg/m?
Ppeso propio= 4,800 kN /m?

Baranda vehicular

Py orrera=0,203m2 x1,000m x2.400 kg/m’
487 kg/m = 4,87 KN/m
Ppeso barrera= 0,541 KN/ m?

Pbarrera:

Carga por Peso Propio (DC)
goc = 5,341 kN /m?

Efectos maximos: Cargasy Reacciones [KN / m]

9.00

0.0 2.40 ‘ 2.40 . 2.40 , 0.90
-5.341 -5.341 -5.341 -5.341 5.341
ﬁ I T I A O B O MR
11.016 13.019 13.019 11.016

Diagrama de Momentos [KN m/m]
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2644
-2644
2644
2644

§ \
1202%
\

{
\

{

1442
1442

Efectos maximos por Peso Propio (DC)

Reacciones
Repc = 11,016 kN/m Vigas Exteriores
Ripc= 13,019 kKN /m Vigas Interiores
Momentos Maximos
M (v) = -2,163 kN m/ m Momento apoyo exterior
M(-)= -2,644 kN m/ m Momento apoyo interior
M (+)= 1,442 KNm/ m Momento Max. vano

3.5.2.4. Cargas y efectos capa de rodadura (DW)

e= 0,05 m Espesor de capa de rodadura
Y CcA= 2250 kg/m3 Peso especifico cemento asfaltico
ap= 82 m Ancho de calzada del puente
Peso propio a
Q)= e

q(x)= 102,500 kg/m?
q(x)= 1,025 kN /m?

Efectos maximos:
Cargasy Reacciones [kN / m]

9.00

0.380.52 2.40 2.40 2.40 ,0.520.38

-1.0251.025 -1.025 -1.025 -1.025 -1.0251.025

0 1
%b@ ________ T T T

2.114 2.498 2.498 2114
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Diagrama de Momentos [KN m/m]

Efectos maximos por capa de rodadura (DW)

Reacciones
Repw = 2,114 KN/ m Vigas Exteriores
Ripw= 2,498 KN/ m Vigas Interiores
Momentos Mé&ximos
M (v) = -0,4150 kN m/ m Momento apoyo exterior
M(-)= -0,5070 kN'm/ m Momento apoyo interior
M (+)= 0,2770 kN m/ m Momento Max. vano

3.5.2.5. Cargas y efectos sobrecarga vehicular (LL)

Carga de Carril AASHTO LRFD 3.6.1.24

9.3 KN/m

La carga de carril se considera actuante en un ancho (a carril):  3.000 mm
Carga de carril (g carril) = 9,3 N/mm
Carga de carril para un ancho de plataforma (q’ carril)

B Qo
' _ carril — q’ caril = 25,4200 N/mm = 25,420 KN/m

carril .
Acarril

Efectos maximos:
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Para Mmax (-)
Cargas [KN / m]

-23.420 -25.420 -25.420

53 o
2N _ AT T
AN

Para Mmax (+)
Cargas[kN / m]
-25.420 -25.420
%E} Ll Ll
27.454 33.554 33.554 27.454

14.642

Efectos maximos por carga de carril



Momentos Maximos

Camioén de Disefio (HL-93) AASHTO LRFD 3.6.1.2.2

P=725kN P=72,5kN
[ a=1.8 [ = 72,50 kN

o F

Para Mmax voladizo:
Cargas [kN]

Efectos maximos:

-72.500 -72.500
98.808 52.956 -8.116 1.353

Un carril cargado
Para Mmax (-) apoyos interiores:
Cargas [kN]

-72.500 -72.500

129
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Diagrama de Momentos [KN m/m]

uw o
[ )
o WO
=2
L"?C‘?
—r—
=
==
%:} s

AL | 2 [ e 2
)

Para me\ \ . I vil LI VUILIV.,.
Cargas [KN]
p38053 103 | 137 043 197 240 0530.38

21.028

(=22 a>)
M~ M~
o0 o0
@3 =2
— — — e e A e e e e e — =
AN JaN JaN
77]77]77{.. Focond b

31.186

Momentos Maximos

Dos carriles cargados
Para Mmax (-) apoyos interiores:
Cargas [KN]



090 053 IUEB{

b.38ll].53I 1.50 0.90 0.90 120 030 1.50

-72.500 -72.500 -72.500 -72.500

18.504

Para Mmax (+) en el vano:
Cargas [KkN]

b‘38|0'53| 1.03 1.37 0.43 1.20 0.77 1.03 1.37 ,0.53 IOSB{

-72.500 -72.500 -72.500 -72.500

28.342 126.484 117.549 17.626

Diagrama de Momentos [KN m/m]

32.373
-32.373

15.886

29.192

Momentos Maximos
M(-)= -32,373 KN'm Momento apoyo interior
M (+)= 29,192 kN m Momento Max. vano

131
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Efectos maximos por carga camion de disefio HL-93

Efectos maximos por carga camion de disefio HL-93 para ancho de faja ""E"*

Ev= 1,33 m - M (v) = -12,288 KN m/ m
E()= 1,82 m - M(-)= -17,787 KN m/ m
E(+)= 1,98 m - M (+)= 15,751 KNm/ m

Efectos maximos por sobrecarga Vehicular (LL)
Combinacion: Mmax, Camion+Mmax, Carril=

M (v) = -15,791 kKN m/ m Momento apoyo exterior

M(-)= -35,103 kN m/ m Momento apoyo interior

M (+)= 30,393 KN m/ m Momento Max. vano
3.5.2.6. Sobrecarga por incremento de impacto (IM)

IM= 33,00% AASHTO LRFD 3.6.2.1
para todo los estado limites menos fatiga y fractura Tabla 3.6.2.1-1
Efectos maximos incremento de impacto (1M)

M (v) = -4,055 KN m/m Momento apoyo exterior

M(-)= -5,870 kN m/ m Momento apoyo interior

M (+)= 5,198 KN m/ m Momento Max. vano

-4,055 | Apoyo exterior
-2,644 -0,507 -35,103 -5,870 | Apoyo interior
1,442 0,277 30,393 5,198 Vano

COMBINACIONES DE CARGA
ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA

Factores de carga Tabla 3.4.1-1
DC=1,25 DW=150 LL=175 [IM=175
Mu=l.25'MDC+l.5'MDW+1.75'MLL+1.75'MIM

AASHTO LRFD 3.4.1
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Momentos Gltimos para disefio del tablero
Mu(v)= -38,06 KN m/m
Mu(-)= -75,77 kKN m/m
Mu(+)= 64,50 kN m/m
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3.5.2.7. Propiedades de la seccién

Para el calculo de viga preesforzada se emplea vigas de ala rigida Tipo 4 segun
Secciones AASHTO Normalizadas para tramos comprendidos entre 21 a 30
metros con las siguientes dimensiones que seran verificadas para el estado de
carga correspondiente.

ESTADIO 1 (t=0)

Seccion bruta

bsup= 500 mm
binf= 650 mm
bw= 300 mm
ba = 0 mm
hv= 1600 mm
dl= 200 mm
d2= 150 mm
d3= 0 mm
dd= 250 mm
ds= 200 mm
f= 800 mm
Area de la seccion A= 648750,00 mm?
Altura de la viga hv = 1600,00 mm
Momento de inercia | = 171126991342,86 mm?*
Distancia del C.G. a la fibra superior cl= 854,50 mm
Distancia del C.G. a la fibra inferior c2= 745,50 mm
Excentricidad max. Sup. el= 645,50 mm
Excentricidad max. Inf e2= 100,00 mm
Modulo resistente fibra superior W1 = 200266620,71 mm?
Modulo resistente fibra inferior W2 = 229545315,98 mm?®

ESTADIO 4(t=)
Seccion Homogeneizada Compuesta

ts— B

hv w

W
5]
1]
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Materiales

Hormigén Acero

f'c(Losa)= 25,00 MPa fy(Losa)= 500,00 MPa

f'c (viga)= 35,00 MPa fpu(viga)=| 1.898,29 MPa |G-270 ksi
yH°=| 2.400,00 kg/m? yA°=| 7.850,00 kg/m?®

Ec (Losa)=| 25.278,73 MPa Es (Losa)=| 207.000,00 MPa

Ec (Viga)=| 29.910,20 MPa | Ep (Viga)=| 197.000,00 MPa

Ancho de ala efectivo (bi) (vigas Interiores) Relacion Modular

L= 30000 mm n1=Ep (viga)/ Ec (viga)= 6,586
s= 2400 mm n = Ec (losa)/ Ec (viga)= 0,845
bw = 300 mm bixn= 202837 mm
ts= 200 mm
bi<L/4= 7500 mm
bi<bw+12ts= 2700 mm
bi<s= 2400 mm
bi=| 24000 [mm |
Area de la seccion A= 1074273,57 mm?
Altura de la viga h= 1800,00 mm
Momento de inercia | = 416243147572,23 mm*
Distancia del C.G. a la fibra superior cl= 704,13 mm
Distancia del C.G. a la fibra inferior c2= 1095,87 mm
Excentricidad max. Sup. el= 995,87 mm
Excentricidad max. Inf e2= 100 mm
Modulo resistente fibra superior W1 = 591143302,75 mm?®
Modulo resistente fibra inferior W2 = 379829775,42 mm?®

Ancho de ala efectivo (be) (Vigas Exteriores)
Relacién Modular

L= 30000 mm n1l=Ep (viga)/ Ec (viga)= 6,586
a= 900,00 mm n = Ec (losa)/ Ec (viga)= 0,845
bw= 300 mm bexn= 2028,37 mm
ts= 200 mm
be<bi/2 +L/8= 4950 mm
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be<(bi+bw)/2+6ts= 2550 mm
be<a+bi/2= 2100 mm
be=| 24000 |mm |
Area de la seccion A= 1074273,57 mm?
Altura de la viga h= 1800,00 mm
Momento de inercia | = 416243147572,23 mm*
Distancia del C.G. a la fibra superior cl= 704,13 mm
Distancia del C.G. a la fibra inferior c2= 1095,87 mm
Excentricidad max. Sup. el= 995,87 mm
Excentricidad max. Inf e2= 100 mm
Modulo resistente fibra superior W1 = 591143302,75 mm?®
Modulo resistente fibra inferior W2 = 379829775,42 mm?®
Viga Interior
h= 1,80 m Le2h= 26,40 m h=

i

te= 30,00m

Area en los apoyos

Al= 8380,36 | cm?
Peso Propio

A2= 0,65 | m?

w= 2400,00 | kg/m?®

P1= 3218,06 | kg

P2= 41104,80 | kg

go= 1584,70 | kg/m
Mo= 178278,42 Kgm
Vo= 23770,45 kg

Seccion en los apoyos
Area en los apoyos

838035,71 mm?

1,80 m



Propiedades geométricas de la seccion transversal

2
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Ao= 648750,00 | mm
C10= 854,50 |[mm dl=| 100 mm
C20= 745,50 |mm d2=| 100 mm
Ixo=| 171126991342,86 | mm* d3=| 100 mm
ro’= 263779,56 dp=| 100 mm
€0 = 645,50 |cm
%huecos 1,534 % usar seccion bruta
Viga Interior
Torones 7 hilos de 0.5" Grado 270
Dlame_tro Area de Area A Diametro
N° Anclaje de Vaina Vaina N torén orones equivalente
(pv) torones (Ap)
mm mm 2 cm2 mm?2 mm
1 [12MTC 12.7 65 3318,31 12 98,70 | 1184,40 38,83
2 | 12MTC 12.7 65 3318,31 12 98,70 | 1184,40 38,83
3 |12MTC12.7 65 3318,31 12 98,70 | 1184,40 38,83
N° Ai (mm?) Y egi (MM) A*Ycg? Ii(mm?) p(mm)
8 6616,51 100,00 66165103,08 831488,53
9 6616,51| 200,00 264660412,31 831488,53
10 6616,51| 300,00 595485927,70 831488,53
Losa 405674,04| 1700,00|1172397982159| 1352246807,57| 2366,43
Total 1074273,573 1675048946380 | 31317067662,05| 6387,31
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Propiedades geométricas de la seccion homogeneizada

o= 1074273,57 | mm?
Cloo= 704,13 | mm
C200= 1095,87 |mm
lxeo= | 416243147572,2 | mm*
Fon2= 387464,76
€0 = 995,87 | cm

Viga Exterior

Torones 7 hilos de 0.5" Grado 270

Diametro | . . Area de .,
; Area de Area Diametro
. de Vaina . N° , torones .
N° Anclaje Vaina toron equivalente
(ov) torones (Ap)
mm mm 2 mm? mm? mm

1 |12MTC12.7 65 3318,31 12 98,70 | 1184,40 38,83

2 | 12MTC 12.7 65 3318,31 12 98,70 | 1184,40 38,83
3 | 12MTC12.7 65 3318,31 12 98,70 | 1184,40 38,83

N° Ai (cm?) Y gi (CM) A*Ycg? Ixi(cm?) p(cm)
8 6616,51 100,00 66165103,08 831488,53
9 6616,51 200,00| 264660412,31 831488,53
10 6616,51 300,00 | 595485927,70 831488,53
Losa 405674,04| 1700,00 (1172397982159 | 1352246807,57 | 2366,43
Total 1074273,57 1675048946380 | 31317067662,05 | 6387,31

Propiedades geométricas de la seccion homogeneizada

A= 1074273,57 | cm?
Cloo= 704,13 |cm
C200= 1095,87 |cm
lxeo= | 416243147572.23 | cm*
loo?= 387464,76

€ = 995,87 |cm




3.5.2.8.

Parametro de rigidez longitudinal (kg)

K =n-(I+A-e})

Donde:

Ep=

—n =

ts =
cl0=
—eg=

Kg=

3.5.2.9.

_Ep
" En
29.910,2 MPa
25.278,7 MPa

1,1832

648750,00 mm?

1,71E+11 mm*

= + _ts
e C
g 10 2

200 mm
854,50 mm
954,50 mm

9,018E+11 mm*

Para seccion transversa tipo k
Rango de aplicabilidad

AASHTO LRFD 4.6.2.2.1

Modulo de elasticidad del material de la viga
Madulo de elasticidad del material del tablero

Relacién modular

Area de la viga no compuesta
Momento de inercia de la viga no compuesta

Profundidad de la losa

Distancia del C.G. a la fibra superior
Distancia entre los centros de gravedad de la
viga

Distribucion sobrecargas por el carril para momento en vigas interiores
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AASHTO LRFD Tabla 4.6.2.2.2b-1

S= 2.400 mm
L= 30.000 mm
ts = 200 mm
Kg=  9,018E+11 mm?*
Nb = 4 vigas
Condiciones
1100<2400<4900 1100 < S < 4900 Cumple
6000<30000<73000 110 < t; < 300 Cumple
110<200<200 6000 < L < 73.000 Cumple
4x10%<9,018x10M<3x10"  4.10° < K, < 3- 102 Cumple
N, =>4 Cumple

Factor de distribucion
Un carril de disefio cargado:

S \% /S
=0,06+(——) (=) -
gy~ 006 (4300) (L)

0,3

0,1
K, )
L.tg
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—  gMi= 0,4838

Dos 0 mas carriles de disefio cargados:

oo (5 () (Ke)
Swi 02900/ \L) \LE

— g Mi= 0,690

3.5.2.10. Distribucion de sobrecargas por el carril para momento en vigas
exteriores

Para seccidn transversa tipo k AASHTO LRFD Tabla 4.6.2.2.2d-1
Rango de aplicabilidad

—-300<d, <1700

donde :
de = 350 mm Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y
el borde interior de un cordon o
barrera para el trafico

-300<350<1700 Cumple
Factor de distribucién
Un carril de disefio cargado: Ley de momentos.

b
Donde:
P . P p= 1

600 a= 900 mm
S= 2400 mm
= 1800 mm
Articulacién b= 375 mm
supuesta X= 525 mm
X' = 2325 mm
L—a 3 |
R
P-(x+x")
gMe:m. S

gMe = 0,7125



Dos 0 mas carriles de disefio cargados:

e ©8wmi

Donde e=0,77+ de

2800
e= 0,895
Entonces:
g Me = 0,617

Resumen de factores de distribucién para momento

. Un carril Dos 0 mas carriles Factor a
Viga
cargado cargados Usar
Interior 0,4838 0,690 0,6899
Exterior 0,7125 0,617 0,7125

3.5.2.11. Distribucion de sobrecargas por el carril para corte en vigas interiores

Para seccion transversa tipo k
Rango de aplicabilidad

S= 2400 mm

L= 30000 mm

ts= 200 mm
Kg=  9,018E+11 mm?*
Nb = 4 vigas

Factor de distribucion

Un carril de disefio cargado:
S
=0,36+——
&vi=0-2%" 7600
— gVi= 0,6758

Dos 0 mas carriles de disefio cargados:

o2 S (S )
&vi~"" 3600 " \10700

1100<2400<4900
6000<30000<73000
110<200<200
4x10°<9,018x10<3x10%

>4

Cumple
Cumple
Cumple
Cumple
Cumple
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AASHTO LRFD Tabla 4.6.2.2.3a-1
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—  gVi= 0816

3.5.2.12. Distribucién de sobrecargas por el carril para corte en vigas exteriores
Para seccidn transversa tipo k Tabla 4.6.2.2.3b-1 - AASHTO LRFD
Rango de aplicabilidad

—-300 < d, < 1.700

donde :
de = 350 mm Distancia entre el alma exterior de una viga exterior y
el borde interior de un cordén o
barrera para el trafico

-300<350<1.700 Cumple
Factor de distribucion
Un carril de disefio cargado: Ley de momentos.
Aplicando la ley de momento se obtiene el mismo factor del distribucion del
Momento:

g Ve= 0,7125

Dos 0 més carriles de disefio cargados:

8ve ©8yi
Donde
— —|— €
e=0,6 300
e= 0,717
Entonces:
g Ve= 0,585

Resumen de factores de distribucion para Corte

. Un carril | Dos o mas carriles
Viga Factor a Usar
cargado cargados

Interior 0,676 0,816 0,8164

Exterior 0,713 0,585 0,7125
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3.5.2.13. Célculo de sobrecarga vehicular (LL)

Camion de Disefio (HL-93) AASHTO LRFD 3.6.1.2.2
P1=145 kN P2=145 kN P1 = 145,00 kN
. B P2 = 145,00 kN
l l l P3 = 35,00 kN
a= 4,3m
b= 4,3m
Tandem de Disefio AASHTO LRFD 3.6.1.2.3
P=110kN P=110kN P = 110,00 kN
c=12m
Carga de Carril AASHTO LRFD 3.6.1.2.4

La carga de carril se considera actuante en un ancho (a carril):  3.000 mm
Carga de carril (g carril) = 9,3 N/mm

3.5.2.14  Efectos maximos por sobrecarga vehicular (LL)
Maxima Fuerza de Corte

Ubicacion carga de Camion Datos
b1 - P1= 145KkN
P3 P2= 145 kN
: ’ P3= 35 kN
a= 4,3m
1 [, b= 43m
£ ; A L= 30,0m
Ubicacion carga Tandem
Datos
P= 110 kN
c= 12m
L= 30,0m




144

Ubicacién carga de Carril

qc Datos
gc= 9,3 kN/m
L= 30,0m
2
5 ] 2
Linea de quluencia de VA
1 | 2
y 3 A
L e
a atb
Vi, Camion=P1(1D)+Py: (I_E) +P; (1T) — V1, camion= 294,18 kN
c
Vl, Tandem:P. (2' E) - Vl, Tandem= 215,60 kN
1
Vi, cami—9¢ 5 L - Vi, carii= 139,50 kN

Momento Méaximo
La posicion de las cargas para obtener el momento maximo se dispondran segun el

teorema de Barré

Ubicacién carga de Camion Datos
P1= 145KkN
P2= 145 kN
P3= 35kN
a= 43m
b= 4,3m
L= 30,0m
Donde: Linea de Influencia
R=P1+P2+P3= 325 kN A=c+d+x= 15,728 m
_P2atP3-(atb)  2.845m 14,272 m
d=————= B=L-A=

R
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y = =
X a-b 2 L
—_— = 0,728 m y,°C 5,437 m
A
11,428 m = 1 b = 5,228 m
c=L/2-d-x/2 = ’ V3T ( 'E) - ’
Mmax, Camién:Pl .y1+P2'YQ+P3'Y3
— Mmax‘ Camion— 2056,24 kN m
Ubicacién carga Tandem
L2 L2 P Datos
p!p P= 110 kN
_ . 2 c=12m
| | L= 30,0 m
al ‘
A B |
Donde Linea de Influencia
°_ 0,60 m A=x= 14,40 m
2
L
Lc_ 14,40 m Be—+S = 15,60 m
2 2 2 2
A-(L-A)
s T 7,49
¥
yZZE.(L/z_C/z): 6,912
Mmax, Tandem:P'yl+P'y2
— Mmax, Tandem— 1584,00 kN m
Carga Carril

Datos
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1 ]
9.3 kN/m
9,30
V- e qc= kN/m
L= 30,0 m

L/4

— Mmax, Carril— 1046,25 kN m

Combinacién de Carga Vehicular AASHTO LRFD 3.6.1.2.1
Sobrecarga Vehicular (LL)

V1, Cami0n+V1, Carl’i|: 433,68 kN

Vl, Tandem+V1, Carril= 355,10 kN

Se elige el valor més alto
Vi = 433,7 kN Viga Exterior—  ViLe= 309,0 KN
gVe= 0,713 Viga Interior— VL= 354,0 kN
g Vi= 0,816357
Mmax, camiontMmax, Carril= 3102,5 kN m
Mimax, Tandem+Mmax, Carril= 2630,3 kN m
Se elige el valor mas alto
Mp= 3102,5 kN m Viga Exterior— Mpe= 2210,5 kN m
g Me = 0,7125 Viga Interior— M= 2140,4 KN m
g Mi= 0,6899

3.5.2.15. Efectos maximos por incremento por carga dinamica (IM)
3.6.2.1- AASHTO LRFD

IM= 33,00%
Para todo los estado limites menos fatiga y fractura Tabla 3.6.2.1-1 - AASHTO LRFD
M
Vivmrog Vitemion V= 97,08 kN
gVe= 0,713 Viga Exterior—  Vye= 69,2 kN
g Vi= 0,816 Viga Interior—  \/;yi= 79,3 kN
M

MIM:ﬁ'MLL camion — Mim= 678,6 kKN m
gMe= 0,7125  Viga Exterior— M= 4835 kN m
g Mi= 0,6899 Viga Interior—  Mvi= 468,1 kN m

3.5.2.16. Efectos maximos por peso propio (DC)
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Losa y baranda

Carga Viga Exterior = 11,016 kN/m
Carga Viga Interior= 13,019 kN/m
q diaframa= 4,9265 KN/m
= 30,0 m Viga Exterior—  \/pce= 165,2 kN
qL Viga Interior—  \/pgi= 195,3 kN
Vbe=—-
y gL’ Viga Exterior— Mpce= 1244,2 kKN m
Pe 8 Viga Interior— Mpci= 1469,6 kN m
3.5.2.17. Efectos maximo capa de rodadura (DW)
Carga Viga Exterior = 2,114 kN/m
Carga Viga Interior= 2,498 kN/m
L= 30,0m
qL Viga Exterior— Vbwe= 31,7 kN
Vow=—- Viga Interior— Vpwi= 37,5 kN
qL? Viga Exterior— Mpwe= 237,8 KN m
MDW:T Viga Interior— Mpwi= 281,0 kN m
3.5.2.18. Efectos maximo peso propio de la viga (PP)
yHC= 2.400,00 kg/m®
A= 0,64875 m? Area viga Exterior
g= 1557 kg/m Viga— Vpp= 233,6 KN
qpp= 15,57 KN /m
L= 30,0 m Viga— Mpp= 1751,6 KN m
RESUMEN EFECTOS MAXIMOS
CORTANTES Vbc Vbw Vi Vim va
Viga Exterior | 165,2kN | 31,7kN | 309,0kN | 69,2 kN | 233,6 kN
Viga Interior | 1953 kN | 375kN | 3540kN | 79,3KkN | 233,6 kN
MOMENTOS Mbpc Mpw \Y/ITE Mim Mpv
Viga Exterior | 1244,2 kN | 237,8 kN | 2210,5 kN | 483,5 kN | 1751,6 kN
Viga Interior | 1469,6 KN | 281,0 kN | 2140,4 kN | 468,1 kN | 1751,6 kN




3.5.2.19.
Datos generales
Lc= 30,00 m
Propiedades de la seccion
t=0
C10= 854,5 mm
C20= 745,5 mm
o= 645,5 mm
Ao= 648.750,0 mm?
lo= 1,71E+11 mm?*
h= 1.600,0 mm
Materiales
Hormigon
f'c(Losa)= 25,00 MPa
f'c (viga)= 35,00 MPa
yHP= 2.400,00 kg/m?®
Ec (Losa)= 25.278,73 MPa
Ec (Viga)= 29.910,20 MPa
Introduccion del pretensado a los 7 dias
fei= 24,50 MPa
Eci= 25.024,67 MPa
n= 0,83
Cargas
Qo= | 15,85 kN /m

Efectos maximos

Mpc = 1.244,23 kN m
Mpw = 237,83 kN'm
My = 2.210,52 KN'm
Mim = 483,47 kKN m

ESFUERZOS ADMISIBLES

Célculo de fuerza de pretensado-viga exterior
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| peso propio de la viga

t=o00
Cloo= 704,1 mm
C2o=  1.095,9 mm
€0 = 995,9 mm
A= 1.074.273,6 mm?
lxeo= 4,16E+11 mm4
= 1.800,0
Acero
fy(Losa)= 500,00 MPa
fpu(viga)= 1.898,29 MPa
yA°=| 7.850,00 kg/m3
Es (Losa)=| 207.000,00 MPa
Ep (Viga)=| 197.000,00 MPa
en t=0
Mo = 1.782,78 KN m
en t=oo
Mp = 1.482,05 KN'm
M= 2.693,99 kKN m
Mt= 5.958,83 kN'm

Para esfuerzos temporarios antes de las perdidas Ent =0

Esfuerzo en Traccion

fti = 0,25 *\/Fa

Tabla 5.9.4.1.2-1- AASHTO LRFD
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\ fi= 1,24 Mpa |

Esfuerzo de Compresion  5.9.4.1- AASHTO LRFD
fei = —0,6 % f,ci

| fei= -14,70 Mpa |

Para esfuerzo en Estado limite de servicio después de las perdidas (En t = ©)
Esfuerzo en Compresion  Tabla 5.9.4.2.1-1- AASHTO LRFD

fes = —0,45 = f,c
| fos= -15,75 Mpa |

Esfuerzo en Traccion Tabla5.9.4.2.2-1- AASHTO LRFD

fts = 0,50 * \E

| fis= 2,96 |

FUERZA DE PREESFUERZO INICIAL

t=0 (estadio 2) t=oo(estadio 4)
M. Mr. ¢io
(fti + —01 C10) (fcs + —TI = )
y < ——2 - = 6.028,96 kN Py = “ = -9.062,41 kN
€10 _ 1 (M _ 1
( Iy, 4o "I, T4,
My. Cpeo
(_fci + MOI' CZO) (_fts + %)
P, < 0 = 5.160,55 kN Py > I~ = 4.317,09 kN
(Bosz0 4 1 p(GemrCem g L)
IO AO IOO AOO
Ndmero de torones = 37,22] 31,14

SE asume = 36,00
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0.74 fpu | Areatoron cm? | Fuerza max. en un torén | Po T. 0,5
1.404,73 98,70 138,65 4.991,30
Fuerza de preesforzado inicial= 499,13 toneladas
toneladas oo intervaios 49913 | 516,06
602,90
! -906,24 ,
2'00 431,71 H ‘
3,00
4,00 —1 — 3 —Po
Po -1.000,00-800,00 -600,00 -400,00 -200,00 0,00 200,00 400,00 600,00 800,00

ESFUERZOS ADMISIBLES

ESFUERZOS REALES

fi= 1,24 f10=-0,51 Ok!!
fei= -14,70 f2o0=|-13,96 Ok!!
fcsz '15,75 floo= '6,96 Ook!!
fis= 2,96 f2=| 0,97 Ok!!
TENDONES TESADOS DE UN EXTREMO
Aps=| 3.553,20 | mm?
numero de cables= 3,00
Fuerza de Po por cable| 1.663,77 kN

| Fuerza Efectiva: | 4.142,78 kN

DIAGRAMA DE ESFUERZQOS
[kg/cm?] t=0

-0,512.000,00
kg/cm2
500,00
1.000,00
-13,96 500,00
0,00 @
-15,00 -10,00 -5,00 0,00

DIAGRAMA DE ESFUERZOS

-6,96 [kg/cm?] t=o0
kg/cm2 2.000,00
1.500,00
1.000,00

-8,00

0,97
kg/cm2

0,00

-6,00 -4,00 -2,00

2,00



3.5.2.20. Trayectoria del cable
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ESFUERZOS ADMISIBLES CARGAS PROPIEDADES DE LA SECCION
t=0 t=00
fti | 1,237 MPa go 15,85 | kN/m c10 854 mm cloo 704 mm Posicion del anclaje
fci | -14,700 MPa gD 13,17 | KN/m c20 746 mm c200 1096 mm Al=| 100 mm
fcs | -15,750 MPa gL 23,95 | KN/m el0 646 mm eloo 996 mm A2= 20 mm
fts | 2,958 MPa qT 52,97 | KN/m A0 648750 mm? Ao 1074274 mm? A3=| 260 mm
n=|0,83 10 1,711x10%*| mm?* oo 4,162x10% mm?* 250 mm
Pp=4991297,7 N L= 30 m h= 1600 mm h= 1800 mm
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TRAYECTORIA DE LA LINEA DE PRESIONES

1500,00
1000,00
500,00
0,00
10 12,5 15 17,5 20 5 32,5
-500,00
-1000,00
emax e(x)< e(x)< e(x)= e(x)= cl) ===-- c2 CENTRO LUZ = - =linea de presiones
Posicion
Apoyo Centro Luz
cablel 250 mm 100
cable2 650 mm 100
cable3 1050 mm 100




TRAYECTORIA CABLE 1

X(m) y(mm)
0 1350,00
15 100,00
30 1350,00

TRAYECTORIA CABLE 2

X(m) y(mm)
0 950,0
15 100,0
30 950,0

TRAYECTORIA CABLE 3

X(m) y(mm)
0 550,0
15 100,0
30 550,0

Y= 5,555556 X2 -166,66667 X
dy/dx= 11,11111 X -166,667
X dy/dx o=
0 -0,16667 -0,1651
15 0,0 0,0000
opx= 0,1651
90,4623
Y= 3777778 X2 -113,33333 X
dy/dx= 7,55556 X -113,333
X dy/dx o=
0 -0,11333 -0,113
15 0,0 0,000
opx= 0,113
6,466
Y= 2,000000 X2 -60,00000 X
dy/dx= 4,00000 X -60,000

+1350,00

[mm/m]

rad
GRADOS

+ 950,00

[mm/m]

GRADOS

+ 550,00

[mm/m]

153
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X dy/dx o=

0 -0,06000 -0,0599

15 0,0 0,0000

opx= 0,0599

3,4336 GRADOS
TRAYECTORIAS

X 0 3 6 9 12 15 18 21 24 27 30 -0,3
Cable 1 | 1350,00 | 900,00 |550,00| 300,00 | 150,00 | 100,00 | 150,00 | 300,00 | 550,00 | 900,00 | 1350,00 |1400,50
Cable 2 | 950,00 644,00 |406,00 | 236,00 | 134,00 | 100,00 | 134,00 | 236,00 | 406,00 | 644,00 | 950,00 | 984,34
Cable 3 | 550,00 388,00 |262,00| 172,00 | 118,00 | 100,00 | 118,00 | 172,00 | 262,00 | 388,00 | 550,00 | 568,18

TRAYECTORIA DE LOS CABLES

1800,00
1600,00
1400,00
1200,00
1000,00
800,00
600,00
400,00

200,00

0,00

12,5

CENTRO LUZ
15

Cable 1

20

Cable 2
22,5

Cable 3
27,5

30

32,5




3.5.2.21. Pérdidas de preesfuerzo
Pérdidas Instantaneas:

nv= 3,00

Po= 4.991,30 kN

Ap= 3.553,20 mm?
Po/nv= 1.663,77 kN
Apl= 1.184,40 mm?
fpu= 1.898,29 MPa

fp= 1.404,73 MPa

1) Friccion entre el cable y la vaina. Afpr

A=t (1- K x1))

155
TENDONES TESADOS DE UN
EXTREMO

NUmero de cables
Fuerza de pre esfuerzo teorico

Fuerza de pre esfuerzo por cable
Area acero de pretensado de un cable

Esfuerzo de tesado 0,74 fpu

AASHTO LRFD
5.9.5.2.2b

Donde :
Esfuerzo en el acero de pretensado en el momento del
fpj = 1.404,73 MPa tesado
Coeficiente de friccion por desviacion (Vaina de metal
k= 6,60E-07 rad/mm |galvanizado)
n 0,25 Coeficiente de friccion entre cable y vaina
o= 0,11 rad variacion angular
Longitud de un tendon hasta desde el extremo del gato
X = 15,00 m al punto de estudio
Afpr= 52,53 Mpa \ Perdida por friccion entre cable y vaina
fpj= 1.352,20 MPa
Ppj = 1.601,55 kN
Pendientes
Cable 1 dy/dx= 11,11 -166,67 [mm/m]
Cable 2 dy/dx= 7,56 -113,33 [mm/m]
Cable 3 dy/dx= 4,00 -60,00 [mm/m]
Trayectoria
Cable 1 Y= 5,56 -166,67 1.350,00
Cable 2 Y= 3,78 -113,33 950,00
Cable 3 Y= 2,00 -60,00 550,00



Cablel

X .
a[rad] Afpj[Mpa] | fpj [Mpa] |  Ppx [kN]
0,00 0,000 0,00 1.404,73 1.663,77
3,00 0,033 14,16 1.390,58 1.647,00
6,00 0,065 28,27| 1.376,46 1.630,28
9,00 0,099 42.31] 1.362,42 1.613,65
12,00 0,132 56,26 | 1.348,47 1.597,13
15,00 0,165 70,10| 1.334,64 1.580,75
18,00 0,198 83,78| 1.320,95 1.564,53
21,00 0,232 97,31| 1.307,42 1.548,51
24,00 0,265 110,65| 1.294,08 1.532,71
27,00 0,298 123,78| 1.280,95 1.517,16
30,00 0,330 136,69| 1.268,04 1.501,87
16,11 0,177 75,16 1.329,57 1.574,74

X Cable2
a[rad] Afpj[Mpa] | fpj [Mpa] | Ppx [kN]
0,00 0,00 0,00 1.404,73 1.663,77
3,00 0,022 10,62 1.394,11 1.651,19
6,00 0,045 21,19| 1.383,54 1.638,67
9,00 0,068 31,70| 1.373,03 1.626,22
12,00 0,090 42,15| 1.362,58 1.613,84
15,00 0,113 52,53| 1.352,20 1.601,55
18,00 0,136 62,83| 1.341,90 1.589,35
21,00 0,158 73,04| 1.331,69 1.577,25
24,00 0,181 83,16| 1.321,57 1.565,27
27,00 0,203 93,18| 1.311,55 1.553,40
30,00 0,226 103,10| 1.301,64 1.541,66
18,55 0,140 64,69| 1.340,04 1.587,14

X Cable3
o[rad] Afpj[Mpa] | fpj [Mpa] |  Ppx [kN]
0,00 0,000 0,00 1.404,73 1.663,77
3,00 0,012 6,97| 1.397,77 1.655,52
6,00 0,024 13,90| 1.390,83 1.647,30
9,00 0,036 20,81| 1.383,93 1.639,12
12,00 0,048 27,68| 1.377,05 1.630,98
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15,00 0,060 34,52| 1.370,21 1.622,88
18,00 0,072 41,33| 1.363,41 1.614,82
21,00 0,084 48,10 1.356,63 1.606,80
24,00 0,096 54,83 | 1.349,90 1.598,82
27,00 0,108 61,53 | 1.343,20 1.590,89
30,00 0,120 68,19 | 1.336,54 1.583,00
22,80 0,091 52,15| 1.352,58 1.602,00
2) Penetracion de cufias 0 acufiamiento. Afpa
AL (1)
Apr:TEp
Para anclaje MTC AL= 6,00 mm
Ep= 197.000,00 Mpa
Relacién de triangulos:
X:ﬁ L @)
Afpe
reemplazando (2) en (1)
AL E, = 16.106 mm
Af,pr
X Caso Afpa=
Cablel 16.106 Caso 2 146,77
Cable2 18.546 Caso 2 127,47
Cable3 22.803 Caso 2 103,67
2*AL*]
foa=
Pérdida por acufiamiento en cada cable
Cable 1 Cable 2 Cable 3
X Afpa . Afpa fpj Afpa .
vpag | P IMPA | (vipy | [Mipa) | vipag | PV IMPR
0,00 146,77 1.257,96 |127,47|1.277,26| 103,67 | 1.301,06
3,00 118,46 1.272,12 |106,23|1.287,88| 89,74 1.308,03
6,00 90,23 1.286,23 | 85,09 (1.298,45| 75,87 1.314,97
9,00 62,15 1.300,27 | 64,06 [1.308,97| 62,05 1.321,87
12,00 | 34,25 1.314,22 | 43,16 |1.319,42| 48,31 1.328,74
15,00 6,58 1.328,05 | 22,41 |1.329,80| 34,63 1.335,58

157
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18,00 0,00 1.320,95 1,81 |1.340,09| 21,01 1.342,39
21,00 0,00 1.307,42 | 0,00 |1.331,69| 7,47 1.349,16
24,00 0,00 1.294,08 | 0,00 |1.321,57| 0,00 1.349,90
27,00 0,00 1.280,95 | 0,00 |1.311,55| 0,00 1.343,20
30,00 0,00 1.268,04 | 0,00 |1.301,64| 0,00 1.336,54

X 0,00 1.329,57 | 0,00 |1.340,04| 0,00 1.352,58

3) Acortamiento Elastico del Hormigon. Afpes (Elastic

Shortening of Concrete)
Elementos postesados

Donde:

Af pES
_N-1

2N

*

feap

P
B oo

:ﬂ_}_Pi.ez

A I

AASHTO LRFD
5.9.5.2.3b

Siendo:

N = Numero de tendones preesforzadas
idénticos.

fcgp = Sumatoria de esfuerzo del hormigon en el
centro de gravedad de los tendones de
preesfuerzo debidas a la fuerza de preesfuerzo
después del tesado y al peso propio del elemento
en las secciones de maximo momento [MPa].

A A -
Mo NG

3,00

fepi=

18,81

Mpa

'E=| 197.000,00| Mpa

fg=

6,72

Mpa

Ec=| 25.024,67 | Mpa

fegp=

12,08

Mpa

I= 1,71E+11 |mm*

A=| 648.750,00 | mm

Mo=

1.782,78

kN m

4.729.823,44

Ppi=

e=

645,50

mm

AprS=

31,71 Mpa

Resumen pérdidas Instantaneas

Cable 1

Esfuerzo

. AfpF=
teoricofp| =

Afpa= | Afpes=| fpiF

fpiA

Esfuerzo
inical
fpo

Fuerza
inical Ppo

MPa MPa | MPa | MPa | MPa

Mpa

MPa

kN

0,00

1.404,73 | 0,00 |146,77| 31,71 |1.404,73

1.257,96

1.226,25

1.452,37

3,00

1.404,73 | 14,16 |118,46| 31,71 | 1.390,58

1.272,12

1.240,41

1.469,14

6,00

1.404,73 | 28,27 | 90,23 | 31,71 | 1.376,46

1.286,23

1.254,52

1.485,86

9,00

1.404,73 | 42,31 | 62,15 | 31,71 | 1.362,42

1.300,27

1.268,57

1.502,49

12,00

1.404,73 | 56,26 | 34,25 | 31,71 | 1.348,47

1.314,22

1.282,52

1.519,01

15,00

1.404,73 | 70,10 | 6,58 | 31,71 |1.334,64

1.328,05

1.296,35

1.535,40
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16,11 | 1.404,73 | 75,16 | 0,00 | 31,71 |1.329,57 |1.329,57|1.297,87 | 1.537,19
18,00 | 1.404,73 | 83,78 | 0,00 | 31,71 |1.320,95|1.320,95| 1.289,24 | 1.526,98
21,00 | 1.404,73 | 97,31 | 0,00 | 31,71 |1.307,42|1.307,42|1.275,72 | 1.510,96
24,00 | 1.404,73 | 110,65 | 0,00 | 31,71 |1.294,08 |1.294,08 | 1.262,38 | 1.495,16
27,00 | 1.404,73 | 123,78 | 0,00 | 31,71 |1.280,95|1.280,95| 1.249,25 | 1.479,61
30,00 | 1.404,73 | 136,69 | 0,00 | 31,71 |1.268,04 |1.268,04 | 1.236,34 | 1.464,32
1.450,00
__ 1.400,00
2
= 1.350,00
$ 1.300,00
= 1.250,00
1.200,00
0,00 5,00 10,00 15,00 20,00 25,00 30,00 35,00
Longitud [m]
Fuerza Teorica Perdida por friccion
Perdida por acuiiamiento Perdida por acortamiento elastico
Cable 2
Esfuerzo E.S fl.Je.rZO F“_er_za
X . - Afpr= | Afpa= | Afpes=| fpiF fpiA inicial inicial
tedrico fp
fpo Ppo
MPa MPa MPa | MPa | MPa Mpa MPa kN
0,00 | 1.404,73 | 0,00 | 127,47 | 31,71 |1.404,73|1.277,26| 1.245,56 | 1.475,24
3,00 | 1.404,73 | 10,62 | 106,23 | 31,71 |1.394,11|1.287,88| 1.256,18 | 1.487,82
6,00 | 1.404,73 | 21,19 | 85,09 | 31,71 |1.383,54|1.298,45| 1.266,75 | 1.500,34
9,00 | 1.404,73 | 31,70 | 64,06 | 31,71 |1.373,03|1.308,97 | 1.277,26 | 1.512,79
12,00 | 1.404,73 | 42,15 | 43,16 | 31,71 |1.362,58|1.319,42| 1.287,71 | 1.525,17
15,00 | 1.404,73 | 52,53 | 22,41 | 31,71 [1.352,20|1.329,80 | 1.298,09 | 1.537,46
18,55 | 1.404,73 | 64,69 | 0,00 | 31,71 |1.340,04|1.340,04| 1.308,33 | 1.549,59
18,00 | 1.404,73 | 62,83 1,81 | 31,71 |1.341,90|1.340,09 | 1.308,39 | 1.549,66
21,00 | 1.404,73 | 73,04 | 0,00 | 31,71 {1.331,69|1.331,69| 1.299,98 | 1.539,70
24,00 | 1.404,73 | 83,16 0,00 | 31,71 |1.321,57|1.321,57| 1.289,86 | 1.527,72
27,00 | 1.404,73 | 93,18 0,00 | 31,71 |1.311,55/1.311,55| 1.279,84 | 1.515,85
30,00 | 1.404,73 |103,10| 0,00 | 31,71 |1.301,64|1.301,64| 1.269,93 | 1.504,11
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1.450,00
1.400,00 | @ @ @ @ 00 @ @ @ 9
‘%)1.350,00
§ 1.300,00
- 1.250,00
1.200,00
0,00 5,00 10,00 15,00 20,00 25,00 30,00 35,00
Longitud [m]
—@— Seriesl Perdida por friccion
Perdida por acufiamiento Perdida por acortamiento elastico
Cable 3
Esfuerz | Fuerza
R R  iicic | inicial
tedrico fp =
fpo Ppo
MPa MPa MPa | MPa MPa Mpa MPa kN
0,00 | 1.404,73 | 0,00 | 103,67 |31,71| 1.404,73 |1.301,06 |1.269,36 | 1.503,43
3,00 | 1.404,73 6,97 89,74 |31,71| 1.397,77 {1.308,03|1.276,32 | 1.511,68
6,00 | 1.404,73 | 13,90 | 75,87 |31,71| 1.390,83 |1.314,97|1.283,26|1.519,89
9,00 | 1404,73 | 20,81 | 62,05 |31,71| 1.383,93 |1.321,87|1.290,17|1.528,07
12,00 | 1.404,73 | 27,68 | 48,31 |31,71| 1.377,05 |1.328,74|1.297,04 | 1.536,21
15,00 | 1.404,73 | 34,52 | 34,63 |31,71| 1.370,21 |1.335,58 | 1.303,88 | 1.544,31
18,00 | 1.404,73 | 41,33 | 21,01 |31,71| 1.363,41 |1.342,39|1.310,69 | 1.552,38
22,80 | 1.404,73 | 52,15 0,00 |31,71| 1.352,58 |1.352,58|1.320,88 | 1.564,45
21,00 | 1.404,73 | 48,10 7,47 |31,71| 1.356,63 |1.349,16|1.317,46 | 1.560,40
24,00 | 1.404,73 | 54,83 0,00 |31,71| 1.349,90 |1.349,90|1.318,19|1.561,27
27,00 | 1.404,73 | 61,53 0,00 |31,71| 1.343,20 |1.343,20|1.311,49|1.553,33
30,00 | 1.404,73 | 68,19 0,00 |31,71| 1.336,54 |1.336,54 |1.304,83 | 1.545,44
1.450,00
s 1.400,00 ¢ ® ® O o o o—0—0 o o
E 1.350,00
§ 1.300,00
1.250,00
0,00 5,00 10,00 15,00 20,00 25,00 30,00 35,00
Longitud [m]

Resumen Fuerza de Preesfuerzo Inicial

—@— Fuerza Teorica

Perdida por acufiamiento

Perdida por friccion

Perdida por acortamiento elastico




161

Cablel
X o= o= fpj= | Afpr= | Afpa= | Afpes=| fpi= Po
rad grados| MPa | MPa | MPa | MPa | MPa kN
0,00 | 0,0000 0,00 |1.404,73| 0,00 | 146,77 | 31,71 |1.226,25| 1.452,37
15,00 | 0,1651 9,46 |1.404,73| 70,10 | 6,58 | 31,71 |1.296,35| 1.535,40
Cable2
X o= o= fpj= | Afpr= | Afpa= | Afpes=| fpi= Po
rad grados| MPa | MPa | MPa | MPa | MPa kN
0,00 | 0,0000 |0,0000|1.404,73| 0,00 | 127,47 | 31,71 | 1.24556 | 1.475,24
15,00 | 0,1129 |6,4659 |1.404,73| 52,53 | 22,41 | 31,71 |1.298,09 | 1.537,46
Cable3
X o= o= fpj= | Afpr= | Afpa= | Afpes=| fpi= Po
rad grados| MPa | MPa | MPa | MPa | MPa kN
0,00 | 0,0000 |0,0000|1.404,73| 0,00 | 103,67 | 31,71 |1.269,36 | 1.503,43
15,00 | 0,0599 |3,4336|1.404,73| 34,52 | 34,63 | 31,71 |1.303,88 | 1.544,31

Pérdidas Diferidas:

Fuerza de Preesfuerzo Inicial

Po

4.617,17

KN

fpo =

1.299,44

Mpa

4) Fluencia Lenta del Hormigon. Afpcr (Creep of Concrete) ACI-318 (Zia Paul)

AprR=Kcr*%( fcpi=| 18,81 MPa

A c fg=| 6,72|MPa
Epxds)  197.000,00 | MPa Kcir| 1,00

Ec= 29.910,20 | MPa fcir=| 12,08 | MPa
Po=| 4.729.823,44|N
Mp= 1.482,05 | kN m fcds=| 4,51|MPa

%ML= 404,10 kN m Ker=| 1,60

e= 995,87 | mm

I= 4,16E+11 | mm*

A=| 1.074.273,57 |mm?

Afocr= 79,77 MPa
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5) Contraccion del Hormigon. Afpsr (Shrinkage

of Concrete) ACI-318 (Zia Paul)

Af,5r=8.2
Tiempo= 7,00 | Dias
Ksh= 0,77
Ep,=| 1.970.000,00 |kg/cm?
v= 10.742,74 | cm?®
S= 638,73 |cm
RH= 70,00 | %
Afpsr= -0,34 MPa
Para elementos Postesados
AASHTO LRFD 5.9.5.2.3b
AfpSR:(93_0’85
Afysr=| 3350 MPa

6) Relajacion de los Cables. Afprz (Relaxation of

Tendons)

Afprz = [Kye — J(SH + CR + ES)]C

ACI-318 (Zia Paul)

Cable1 | Cable2 | Cable 3
SH= 33,50 33,50 33,50 | MPa | Pérdida por contraccion del H®
CR= 79,77 79,77 79,77 |MPa | Pérdida por Fluencia lenta del H°
ES= 31,71 31,71 31,71 |MPa |Pérdida por Acortamiento elastico H°
Kre= 35,15 35,15 35,15 | MPa
fpi=| 1.328,05|1.329,80| 1.335,58 | MPa
fpu=| 1.898,29|1.898,29 | 1.898,29 | MPa
fpi/fpu= 0,70 0,70 0,70
J= 0,04 0,04 0,04
C= 0,75 0,75 0,75
Afpro= 22,02 22,02 22,02 MPa

Resumen
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- Cable1 | Cable2 | Cable3
X (m) 15,00 15,00 15,00
Esfuerzo inicial Teorico fpj [MPa]= 1.404,73|1.404,73 | 1.404,73
Afpr [MPa]= 70,10 | 52,53 34,52
Pérdidas Instantaneas AfpaA[MPa]= 6,58 22,41 34,63
Afpes[MPa]= 31,71 | 31,71 31,71
Esfuerzo Inicial foo[MPa]= 1.296,35|1.298,09 | 1.303,88
Afpcr[MPa]= 79,77 79,77 79,77
Pérdidas Diferidas Afpsr[MPa]= 33,50 33,50 33,50
Afprz[MPa]= 22,02 22,02 22,02
Esfuerzo efectivo fpe[MPa)= 1.161,06|1.162,80| 1.168,59
Fuerza efectiva Pe[kN]= 1.375,16|1.377,22| 1.384,08
Total
Pe= 4.136,46 kN
fpe= 1.164,15 MPa
perdida= 240,58 MPa
n= 0,83
3.5.2.22. Caélculo de fuerza de pretensado - Viga interior
Datos generales
Lc= 30,00 m
Propiedades de la seccion
t=0 t=00
C10= 854,5 mm Cleo= 704,1 mm
C20= 745,5 mm C2e0= 1.095,9 mm
0= 645,5 mm €0 = 995,9 mm
Ao= 648.750,0 mm? A= 1.074.273,6 mm?
lo= 171.126.991.3429 mm* lxo= 416.243.147.572,2 mm*
h= 1.600,0 mm h= 1.800,0
Materiales
Hormigon Acero
f'c(Losa)= 25,00 MPa fy(Losa)= 500,00 MPa
f'c (viga)= 35,00 MPa fpu(viga)= 1.898,29 MPa
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yHO= 2.400,00 kg/m?® YA®= 7.850,00 kg/m?3
Ec (Losa)= 25.278,73 MPa Es (Losa)= 207.000,00 MPa
Ec (Viga)= 29.910,20 MPa Ep (Viga)= 197.000,00 MPa
Introduccion del pretensado a los 7 dias
fei= 24,50 MPa
Eci= 25.024,67 MPa
n= 0,83
Cargas
Qo= | 15,85 kN /m| peso propio de la viga

Efectos maximos

Mbpc = 1.469,56 kKN m en t=0
Mpw = 281,03 KN'm Mo = 1.782,78 KN m
My = 2.140,37 KN m en t=oo
Mim = 468,13 KN'm Mp = 1.750,59 kN m
6.141,88 M= 2.608,50 KN m
Mt= 6.141,88 kN'm

ESFUERZOS ADMISIBLES
Para esfuerzos temporarios antes de las perdidas Ent=0

Esfuerzo en Traccion

ftizoazs*\/fz

AASHTO LRFD Tabla5.9.4.1.2-1

fi= 1,24 Mpa
Esfuerzo de Compresion AASHTO LRFD 5.9.4.1
fci:'016*fci
fei= -14,70 Mpa |

Para esfuerzo en Estado limite de servicio después de las pérdidas (En t = )
Esfuerzo en Compresion

f,,=-0,45*f,

AASHTO LRFD Tabla5.9.4.2.1-1

fes=

-15,75 Mpa

Esfuerzo en Traccion

AASHTO LRFD Tabla5.9.4.2.2-1
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050

fis= 2,96 Mpa |

FUERZA DE PREESFUERZO INICIAL

Ll
t=0 (estadio 2) t=oo(estadio 4)
M. Mr.Cio
(fti+ %CIO) (fchr TI 1
<— = 6.028,96 kN P> 0 = -8.567,48 kN
(eo-Clo_L) . (eoo-cloo_L)
Iy Ao I, A,
M,.c Mr.Cop
(for =52) (h=5)
<———=5.160,55 kN Py> 0 = 4.480,52 kN
(eo-czo s (eoo-CZOO +L)
I, A, "W A,
Numero de torones = 37,22 32,32
se asume = 36,00
0.74 fpu \ Area toron cm? | Fuerzamax.enuntorén | PoT.0,5
1.404,73 98,70 138,65 4.991,30
Fuerza de preesforzado inicial= 499,13 toneladas
toneladas Intervalos
1,00 499,13 516,06
2,00 856,75 145,05 602,90
3,00 H ’
4,00 —1 — 3 4 —Po

Po -1.000,00 -800,00 -600,00 -400,00 -200,00 0,00 200,00 400,00 600,00 800,00




ESFUERZOS ADMISIBLES
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ESFUERZOS REALES

fi= |1,24 fi10=-0,51 Ook!!
fei= |-14,70 f20=|-13,96 Ok!!
fes= | -15,75 fio=|-7,27 Ok!!
fis= [2,96 foo=| 1,45 okl

TENDONES TESADOS DE UN EXTREMO

Aps= 3.553,20 | mm?
numero de cables= 3,00
Fuerza de Po por cable 1.663,77 |[kN

Fuerza Efectiva

:14.142,78 | kN
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3.5.2.23. Trayectoria del cable

ESFUERZOS ADMISIBLES CARGAS PROPIEDADES DE LA SECCION
t=0 t=00
fti| 1,237 MPa ¢10 | 85450 | mm | clo | 70413 | mm | osiciondel
qo 15,85 [ KN/m anclaje
fci | -14,700 MPa gD 15,56 | KN/m c20 745,50 mm c200 1.095,87 mm Al=| 100 mm
fcs | -15,750 MPa gL 23,19 | KN/m el0 645,50 mm eloo 995,87 mm A2=| 20mm
fts | 2,958 MPa qT 54,59 | KN/m A0 648.750,00| mm? A 1.074.273,57| mm? A3=| 260 mm
n=|0,83 10 1,71E+11 mm?* Ioo 4,16E+11 mm?* 250 mm
Pp=4991297,7 N L= 30 m h= 1.600,00 mm h= 1.800,00 mm
00L 0,1L 0,2L 0,3L 04L 05L 0,6 L 0,7L 0,8L 09L 10L
0 3 6 9 12 15 18 21 24 27 30 [m]
0,00 641,80 1.140,98 |1.497541.711,47| 1.782,78 |1.711,47|1.497,54| 1.140,98 641,80 0,00 |[[kN m]
0,00 2.211,08 | 3.930,80 |5.159,18|5.896,20| 6.141,88 |5.896,20|5.159,18| 3.930,80 |2.211,08| 0,00 |[kN m]
-645,50 -645,50 -645,50 | -645,50 | -645,50 | -645,50 | -645,50 | -645,50 -645,50 -645,50 | -645,50 |[mm]

-358,35 -486,93 | -586,94 | -658,38 | -701,24 | -715,52 | -701,24 | -658,38 -586,94 -486,93 | -358,35 | [mm]
-322,21 -450,80 | -550,81 | -622,24 | -665,10 | -679,39 | -665,10 | -622,24 -550,81 -450,80 | -322,21 | [mm]
1.090,47 556,75 141,63 | -154,88 | -332,78 | -392,08 | -332,78 | -154,88 141,63 556,75 |1.090,47 | [mm]
972,36 438,64 23,53 -272,98 | -450,89 | -510,19 | -450,89 | -272,98 23,53 438,64 | 972,36 |[mm]
trayect: 204,50 -101,50 | -339,50 | -509,50 | -611,50 | -645,50 | -611,50 | -509,50 -339,50 -101,50 | 204,50 | [mm]
15,00 854,50 854,50 854,50 854,50 854,50 854,50 854,50 854,50 854,50 854,50 854,50 [mm]
15,00  -745,50 -745,50  -74550  -74550 -745,50 -745,50 -745,50 -745,50 -745,50 -745,50 -745,50 [mm]




1.500,00
1.000,00

500,00
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TRAYECTORIA DE LA LINEA DE PRESIONES

0,00 - -
5 . ) 7, 12,5 15 17,5 20 .5 : , 32,5
0000 | o— o — . —_ -
100000 —— emax  ——— e()S  —— oS —— ez | ()2 —-mmCl0 —mmrec2 - CENTROLUZ — - = linea de presiones
Posicion
Apoyo Centro Luz
cablel 250 mm 100
cable2 650 mm 100
cable3 1050 mm 100
TRAYECTORIA CABLE 1
x(m) y(mm) Y= 5,556 X2 -166,67 X + 1350,00
0 1350,00
15 100,00 dy/dx=  11,11111 X -166,667 [mm/m]
30 1350,00
X dy/dx =
0 -0,16667 -0,1651
15 0,0 0,0000
apx= 0,1651 rad
9,4623 GRADOS



TRAYECTORIA CABLE 2

x(m) y(mm)
0 950,00
15 100,00
30 950,00

TRAYECTORIA CABLE 3

x(m) y(mm)
0 550,00
15 100,00
30 550,00

Y= 3,78 X -113,33 X
dy/dx= 7,55556 X -113,333
X dy/dx o=
0 -0,11333 -0,113
15 0,0 0,000
opx= 0,113
6,466
Y= 2,00 X -60,00 X
dy/dx= 4,00000 X -60,000
X dy/dx o=
0 -0,06000 -0,0599
15 0,0 0,0000
apx= 0,0599

3,4336
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+ 950,00

[mm/m]

GRADOS

+ 550,00

[mm/m]

GRADOS
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TRAYECTORIAS
X 0 3 6 9 12 15 18 21 24 27 30
Cable 1 | 1350,00 | 900,00 | 550,00 | 300,00 | 150,00 | 100,00 150,00 300,00 550,00 | 900,00 | 1350,00
Cable2 | 950,00 | 644,00 | 406,00 | 236,00 | 134,00 | 100,00 134,00 236,00 406,00 | 644,00 | 950,00
Cable3 | 550,00 | 388,00 | 262,00 | 172,00 | 118,00 | 100,00 118,00 172,00 262,00 | 388,00 | 550,00
150000 TRAYECTORIA DE LOS CABLES
10100 O i s B B M4 I,
1400,00
1200,00
1000,00
800'00 ...................................................
600,00 Cable 2
400,00 Cable 3
200,00 3 3
0,00 = emax  ceeeeees H =-=2¢2 CENTRO LUZ Cable 1 Cable 2 Cable 3
0 2,5 7,5 10 12,5 15 20 22,5 25 27, 30 32,5




3.5.2.24. Pérdidas de preesfuerzo

Pérdidas Instantaneas:
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TENDONES TESADOS DE UN EXTREMO

nv= 3,00 NUmero de cables
Po= 4.991,30 kN Fuerza de preesfuerzo teérico
Ap= 3.553,20 mm?
Po/nv= 1.663,77 kN Fuerza de preesfuerzo por cable
Apl= 1.184,40 mm? Area acero de pretensado de un cable
fpu= 1.898,29 MPa
fp= 1.404,73 MPa Esfuerzo de tesado 0,74*fpu

1) Friccion entre el cable y la vaina. Afpr

Afyp=f(1-e ()

AASHTO LRFD 5.9.5.2.2b

Donde :
Esfuerzo en el acero de pretensado en el momento
fpj = 1.404,73 MPa |del tesado
Coeficiente de friccidn por desviacion (Vaina de
k= 6,60E-07 rad/mm | metal galvanizado
= 0,25 Coeficiente de friccidn entre cable y vaina
o= 0,11 rad variacion angular
Longitud de un tendon hasta desde el extremo del
X = 15,00 m gato al punto de estudio
Afpr= 52,53 MPa ‘ Perdida por friccion entre cable y vaina
fpj= 1.352,20 MPa
Ppj = 1.601,55 kN
Pendientes
Cable 1 dy/dx= 11,11 -166,67 [mm/m]
Cable 2 dy/dx= 7,56  -113,33 [mm/m]
Cable 3 dy/dx= 4,00 -60,00 [mm/m]
Trayectoria
Cable 1 Y= 556 -166,67 1.350,00
Cable 2 Y= 3,78 -113,33 950,00
Cable 3 Y= 2,00 -60,00 550,00



% Cablel
a[rad] Afpj [Mpa] fpj [Mpa] Ppx [kN]
0,00 0,000 0,00 1.404,73 1.663,77
3,00 0,033 14,16 1.390,58 1.647,00
6,00 0,065 28,27 1.376,46 1.630,28
9,00 0,099 42,31 1.362,42 1.613,65
12,00 0,132 56,26 1.348,47 1.597,13

| 1500 | 0165 | 7010 133464 | 1580,75 |

18,00 0,198 83,78 1.320,95 1.564,53
21,00 0,232 97,31 1.307,42 1.548,51
24,00 0,265 110,65 1.294,08 1.532,71
27,00 0,298 123,78 1.280,95 1.517,16
30,00 0,330 136,69 1.268,04 1.501,87
16,11 0,177 75,16 1.329,57 1.574,74

Cable2

X :
o[rad] Afpj [Mpa] fpj [Mpa] Ppx [KN]
0,00 0,00 0,00 1.404,73 1.663,77
3,00 0,022 10,62 1.394,11 1.651,19
6,00 0,045 21,19 1.383,54 1.638,67
9,00 0,068 31,70 1.373,03 1.626,22
12,00 0,090 42,15 1.362,58 1.613,84

| 1500 | 018 [ 5258] 135220 [ 160155 |

18,00 0,136 62,83 1.341,90 1.589,35
21,00 0,158 73,04 1.331,69 1.577,25
24,00 0,181 83,16 1.321,57 1.565,27
27,00 0,203 93,18 1.311,55 1.553,40
30,00 0,226 103,10 1.301,64 1.541,66
18,55 0,140 64,69 1.340,04 1.587,14

Cable3

X -
a[rad] Afpj [Mpa] fpj [Mpa] Ppx [KN]
0,00 0,000 0,00 1.404,73 1.663,77
3,00 0,012 6,97 1.397,77 1.655,52
6,00 0,024 13,90 1.390,83 1.647,30
9,00 0,036 20,81 1.383,93 1.639,12
12,00 0,048 27,68 1.377,05 1.630,98
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18,00 0,072 41,33 1.363,41 1.614,82
21,00 0,084 48,10 1.356,63 1.606,80
24,00 0,096 54,83 1.349,90 1.598,82
27,00 0,108 61,53 1.343,20 1.590,89
30,00 0,120 68,19 1.336,54 1.583,00
22,80 0,091 52,15 1.352,58 1.602,00
2) Penetracion de cufias 0 acufiamiento. Afpa
A _ALE (1)
PAT o TP
Para anclaje MTC AL= 6,00 mm
Ep= 197.000,00 Mpa
Relacion de triangulos:
Af,
PA
X= L 2
Afpe )
reemplazando (2) en (1)
o AL B = 16.106 mm
Afpe
X Caso Afpa=
Cablel 16.106 Caso 2 146,77
Cable2 18.546 Caso 2 127,47
Cable3 22.803 Caso 2 103,67
2*AL*E,
- Apr:T-z Apr
Pérdida por acufiamiento en cada cable
Cable 1 Cable 2 Cable 3
X . Afpa pj Afpa q
fpj [Mpa fpj [Mpa
atoaMpa]| PP | (vpa) | (vipay | vipay | ™ IMPR
0,00 146,77 1.257,96 127,47 |1.277,26| 103,67 | 1.301,06
3,00 118,46 1.272,12 106,23 |1.287,88| 89,74 | 1.308,03
6,00 90,23 1.286,23 85,09 |[1.298,45| 75,87 | 1.314,97
9,00 62,15 1.300,27 64,06 |1.308,97| 62,05 | 1.321,87
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12,00 34,25 1.314,22 43,16 |1.319,42| 48,31 | 1.328,74
15,00 6,58 1.328,05 22,41 |1.329,80| 34,63 | 1.335,58
18,00 0,00 1.320,95 1,81 |1.340,09| 21,01 | 1.342,39
21,00 0,00 1.307,42 0,00 [1.331,69| 7,47 1.349,16
24,00 0,00 1.294,08 0,00 (1.321,57| 0,00 1.349,90
27,00 0,00 1.280,95 0,00 |1.311,55| 0,00 1.343,20
30,00 0,00 1.268,04 0,00 |1.301,64| 0,00 1.336,54

X 0,00 1.329,57 0,00 [1.340,04| 0,00 1.352,58

3) Acortamiento Elastico del Hormigon. Afpes (Elastic

Shortening of Concrete)
Elementos postesados

N-1_E,
prS N E_Cifcgp
Donde:
£ :5+Pi~ez_Mo~e
& A 1 1

Siendo:
= Nuumero de tendones preesforzadas
idénticos.
fcgp = Sumatoria de esfuerzo del hormigén en
el centro de gravedad de los tendones de
preesfuerzo debidas a la fuerza de preesfuerzo
después del tesado y al peso propio del elemento

N

en las secciones de maximo momento [MPa].

AASHTO LRFD 5.9.5.2.3b

N= 3,00 fcpi= 18,81 | Mpa
Ep= 197.000,00 | Mpa fg= 6,72 | Mpa
Eci= 25.024,67 | Mpa fcgp= 12,08 | Mpa
= 1,71E+11 | mm*
A= 648.750,00 | mm? Mo=| 1.782,78| kN m
Ppi=| 4.729.823,44|N e= 645,50 | mm
Afpes=| 31,71 Mpa
Resumen pérdidas Instantaneas
Cable 1
Esfuerzo _ _ | Afpes . . Esfuerzo Fuerza
X tedrico fp Afr= | Afpa= | _ fpiF fpIA inicial fpo | inicial Ppo
MPa MPa | MPa | MPa | MPa Mpa MPa kN
0,00 | 1.404,73 | 0,00 |146,77|31,71|1.404,73|1.257,96| 1.226,25 1.452,37
3,00 | 1.404,73 | 14,16 | 118,46 | 31,71|1.390,58 |1.272,12| 1.240,41 | 1.469,14
6,00 | 1.404,73 | 28,27 | 90,23 |31,71|1.376,46|1.286,23 | 1.254,52 | 1.485,86
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9,00 | 1.404,73 | 42,31 | 62,15 |31,71|1.362,42|1.300,27 | 1.268,57 1.502,49

12,00 | 1.404,73 | 56,26 | 34,25 | 31,71 |1.348,47|1.314,22| 1.282,52 1.519,01

15,00 | 1.404,73 | 70,10 | 6,58 |31,71|1.334,64|1.328,05| 1.296,35 1.535,40

16,11 | 1.404,73 | 75,16 | 0,00 |31,71|1.329,57|1.329,57| 1.297,87 1.537,19

18,00 | 1.404,73 | 83,78 | 0,00 |31,71(1.320,95|1.320,95| 1.289,24 1.526,98

21,00 1.404,73 | 97,31 | 0,00 |31,71|1.307,42|1.307,42| 1.275,72 1.510,96

24,00 | 1.404,73 |110,65| 0,00 |31,71]1.294,08|1.294,08| 1.262,38 1.495,16

27,00 | 1.404,73 |123,78| 0,00 |31,71]1.280,95|1.280,95| 1.249,25 1.479,61

30,00 | 1.404,73 |136,69| 0,00 |31,71|1.268,04|1.268,04| 1.236,34 1.464,32

1.450,00

1.400,00

1.350,00

1.300,00

Fuerza [kg]

1.250,00

1.200,00
0,00 5,00 10,00 15,00 20,00 25,00 30,00 35,00

Longitud [m]

Fuerza Teorica Perdida por friccion

Perdida por acufiamiento Perdida por acortamiento elastico

Cable 2

Esfuerzo _ _ | Afpes . . Esfuerzo Fuerza
X tedrico fp Afr= | A= | _ fpiF fpiA inicial fpo | inicial Ppo

MPa MPa | MPa | MPa | MPa Mpa MPa kN

0,00 | 1.404,73 | 0,00 |127,47|31,71|1.404,73|1.277,26| 1.245,56 1.475,24

3,00 | 1.404,73 | 10,62 | 106,23 | 31,71 |1.394,11|1.287,88| 1.256,18 1.487,82

6,00 | 1.404,73 | 21,19 | 85,09 |31,71|1.383,54|1.298,45| 1.266,75 1.500,34

9,00 | 1.404,73 | 31,70 | 64,06 |31,71|1.373,03|1.308,97| 1.277,26 1.512,79

12,00 | 1.404,73 | 42,15 | 43,16 |31,71|1.362,58|1.319,42| 1.287,71 1.525,17

15,00 | 1.404,73 | 52,53 | 22,41 | 31,71 |1.352,20|1.329,80| 1.298,09 | 1.537,46

18,55 | 1.404,73 | 64,69 | 0,00 |31,71|1.340,04|1.340,04| 1.308,33 1.549,59

18,00 | 1.404,73 | 62,83 | 1,81 [31,71|1.341,90|1.340,09| 1.308,39 1.549,66

21,00 | 1.404,73 | 73,04 | 0,00 |31,71|1.331,69|1.331,69| 1.299,98 1.539,70

24,00 | 1.404,73 | 83,16 | 0,00 |31,71|1.321,57|1.321,57| 1.289,86 1.527,72

27,00 | 1.404,73 | 93,18 | 0,00 |31,71|1.311,55|1.311,55| 1.279,84 1.515,85

30,00 | 1.404,73 {103,120 0,00 |31,71|1.301,64|1.301,64| 1.269,93 1.504,11
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1.450,00
1.400,00 . | @ @ @ ® 00 @ @ ® @
%)1.350,00
§ 1.300,00
- 1.250,00
1.200,00
0,00 5,00 10,00 15,00 20,00 25,00 30,00 35,00
Longitud [m]
—@— Seriesl Perdida por friccion
Perdida por acufiamiento Perdida por acortamiento elastico
Cable 3
Esfuerzo AfpEs . . Esfuerzo Fuerza
X tedrico fp Afpr= | Afpa= =p fpiF fpiA inicial fpo | inicial Ppo
MPa MPa | MPa | MPa | MPa Mpa MPa kN
0,00 | 1.404,73 | 0,00 |103,67|31,71|1.404,73|1.301,06| 1.269,36 1.503,43
3,00 | 1.404,73 | 6,97 | 89,74 |31,71|1.397,77|1.308,03| 1.276,32 1.511,68
6,00 | 1.404,73 | 13,90 | 75,87 |31,71|1.390,83|1.314,97 | 1.283,26 1.519,89
9,00 | 1.404,73 | 20,81 | 62,05 |31,71|1.383,93|1.321,87| 1.290,17 1.528,07
12,00 | 1.404,73 | 27,68 | 48,31 |31,71|1.377,05|1.328,74| 1.297,04 1.536,21
15,00 | 1.404,73 | 34,52 | 34,63 |31,71|1.370,21|1.335,58| 1.303,88 1.544,31
18,00 | 1.404,73 | 41,33 | 21,01 |31,71/1.363,41|1.342,39| 1.310,69 1.552,38
22,80 1.404,73 | 52,15 | 0,00 |[31,71|1.352,58|1.352,58| 1.320,88 1.564,45
21,00 1.404,73 | 48,10 | 7,47 |31,71|1.356,63|1.349,16| 1.317,46 1.560,40
24,00 | 1.404,73 | 54,83 | 0,00 |31,71|1.349,90|1.349,90| 1.318,19 1.561,27
27,00 | 1.404,73 | 61,53 | 0,00 |31,71|1.343,20|1.343,20| 1.311,49 1.553,33
30,00 | 1.404,73 | 68,19 | 0,00 |31,71|1.336,54|1.336,54| 1.304,83 1.545,44
1.450,00
ED1.400,00 8 4 ® ® ® ® —o-0—0—9
51.350,00
5
“ 1.300,00
1.250,00
0,00 5,00 10,00 15,00 20,00 25,00 30,00 35,00
Longitud [m]

—@— Fuerza Teorica

Perdida por acufiamiento

Perdida por friccion

Perdida por acortamiento elastico
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Cablel
X o= o= fpj= | Afpr=| Afpa= | Afpes= | fpi= Po
rad |grados| MPa |MPa| MPa | MPa MPa kN
0,00 | 0,0000| 0,00 |1.404,73| 0,00 | 146,77 | 31,71 |1.226,25| 1.452,37
15,00 0,1651 | 9,46 |1.404,73|70,10| 6,58 | 31,71 [1.296,35| 1.535,40
Cable2
X = = fpj= | Afpr=| Afpa= | Afpes= | fpi= Po
rad |grados| MPa |MPa| MPa | MPa MPa kN
0,00 | 0,0000 | 0,0000 |1.404,73| 0,00 | 127,47 | 31,71 [1.24556| 1.475,24
15,00 | 0,1129 | 6,4659 | 1.404,73 52,53 | 22,41 | 31,71 [1.298,09| 1.537,46
Cable3
X o= o= fpj= | Afpr=| Afpa= | Afpes= | fpi= Po
rad |grados| MPa | MPa| MPa | MPa MPa kN
0,00 | 0,0000 | 0,0000 |1.404,73| 0,00 | 103,67 | 31,71 |1.269,36 | 1.503,43
15,00 | 0,0599 | 3,4336 | 1.404,73 34,52 | 34,63 | 31,71 [1.303,88 | 1.544,31
Fuerza de Preesfuerzo Inicial
| Po  4.617,17 kN |
| fpo= 1.299,44 Mpa |
Pérdidas Diferidas:
4) Fluencia Lenta del Hormigon. Afpcr (Creep of Concrete) ACI-318 (Zia Paul)
E, _
AprRchr*E—(fcir-fcdS) fcpi= 18,81 | MPa
¢ fg= 6,72 | MPa
Ep= 197.000,00 | MPa Kcir 1,00
Ec= 29.910,20 | MPa fcir= 12,08 | MPa
Po= 4.729.823,44|N
Mp= 1.750,59 | KN m fcds= 5,12 | MPa
%ML= 391,28 |[KN m Kcr= 1,60
e= 995,87 | mm
I= 4,16E+11 | mm*
A= 1.074.273,57 | mm?
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| Afpcr= 73,33 MPa |

5) Contraccion del Hormigon. Afpsr (Shrinkage of Concrete) ACI-318 (Zia Paul)

\%
Afysr=8.2x 10° K E, (10,06 g) (100-RH)

Tiempo= 7,00 | Dias
Ksh: 0,77
Ep= 1.970.000,00 | kg/cm?
v= 10.742,74 | cm?®
S= 638,73 | cm
RH= 70,00 | %
Afpse=| -0,34 MPa
Para elementos Postesados AASHTO LRFD 5.9.5.2.3b
Af,sr=(93-0,85*H)
Afpsr=| 3350 MPa |

6) Relajacion de los Cables. Afpr2 (Relaxation of Tendons)

Afprz = [Kye — J(SH + CR + ES)]C

ACI-318 (Zia Paul)

Cable 1 Cable 2 Cable 3
SH= 33,50 33,50 33,50 | MPa | Pérdida por contraccion del H®
CR= 73,33 73,33 73,33 | MPa | Pérdida por Fluencia lenta del H°®
ES= 31,71 31,71 31,71 | MPa | Pérdida por Acortamiento elastico H°
Kre= 35,15 35,15 35,15 | MPa
fpi=| 1.328,05 1.329,80| 1.335,58| MPa
fpu=| 1.898,29 1.898,29| 1.898,29 | MPa
fpi/fpu= 0,70 0,70 0,70
J= 0,04 0,04 0,04
C= 0,75 0,75 0,75
Afpro= 22,21 22,21 22,21 MPa

Resumen
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Total
Pe= 4.158,68 kN
fpe= 1.170,40 MPa
Pérdida = 234,33 MPa
n= 0,83
3.5.2.25. Disefio a cortante (viga Exterior)
Lc= 30 m
CARGAS
Qo= 15,85 KN/m
Opc= 11,06 kN/m
Jow= 2,11 kN/m
gLL= 19,65 kN/m
qim= 4,30 kN/m
Combinaciones de carga AASHTO LRFD 3.4.1
Estado limite de resistencia
Factores de carga AASHTO LRFD Tabla 3.4.1-1
DC=1,25 DW =1,50 LL=1,75 IM=1,75

q,=1.25:(qptq )+ 1.5-qpy, +1.75:q,  +1.75-qp +1.75qp
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Carga Ultima
qu= 78,71 KN/m
DATOS
fpu= 1.898,29 Mpa
Aps= 3.553,20 mm? Se deducen las siguientes ecuaciones a partir de la
Lc= 30 m combinacion de carga mayor
f'c= 35,00 MPa v - (lﬂ) *[1 Ty L]
fyi= 500,00 MPa i\ 2 ' '
bw= 300 mm x(1-x)
= 1800,00 mm M, =— *[1.2 D+1.6 L]
cl= 704,13 mm
c2=yt= 1095,87 mm Entonces
= 1074273,57 mm? V; 1-2x
= 416E+11 | mm* M, x(-X)
Pe= 4136,46 |kN
dp= 1440 mm 1611,778863
Trayectoria.
Y= 3,778 X2 -113,333 X +950,00 mm
dy/dx= 7,5556 X -113,33 [mm/m]

Cortante de agrietamiento por cortante y flexion, Vc

3.5.2.26. Disefio a cortante (viga Interior)

Lc= 30 m
CARGAS
Qo= 15,85 KN/m
Obc= 13,06 kN/m
OJow= 2,50 kN/m
guL= 19,03 KN/m
qim= 4,16 kN/m
Combinaciones de carga AASHTO LRFD 3.4.1
Estado limite de resistencia
Factores de carga AASHTO LRFD Tabla 3.4.1-1
DC=1,25 DW =1,50 LL=1,75 IM=1,75
q,=1.25(qpctq )t 1.5qpy T1.75:q,  T1.75:q,,T1.75:q,,
Carga Ultima

| qu= 80,46 kN/m
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DATOS

fpu= 1.898,29 Mpa
Aps= 3.553,20 mm? | Se deducen las siguientes ecuaciones a partir de la
Lc= 30 m combinacion de carga mayor

f'c= 35,00 MPa V- (1&) *[1 5 D416 L]

fyr= 500,00 MPa S\ 2 ' '

bw= 300 mm x(1%)

= 1800,00 mm M,=— *[1.2 D+1.6 L]
cl= 704,13 mm
c2=yt= | 1095,87 mm Entonces
= | 1074273,57 mmi V. 12x

I= 4,16E+11 mm M. = )

Pe= 4158,68 |kN
dp= 1440 mm 1611,778863

Trayectoria.
Y= 3,778 X~2  -113,333 X +950,00 mm
dy/dx= 7,5556 X  -113,33  [mm/m]
Cortante de agrietamiento por cortante y flexion, \Vci
S asumida 250 300 300 300
Usar 2¢ 10 mm 2010 mm | 2¢ 10 mm 2¢ 10 mm
¢/25,0cm ¢/30,0cm ¢/30,0cm ¢/30,0cm
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3.5.2.27. Verificacion de la armadura a flexién en estados limites de resistencia

Caracteristicas de la seccion

bw=
be =

300 mm
2400 mm

Donde:

b= ancho del efectivo

bw= espesor del alma

dpi= distancia del cable a la
fibra inferior

binf=ancho inferior de la
viga

Aps= armadura pasiva

As= Armadura activa



peso especifico H® normal

Maodulo de elasticidad del H®

ASTM 615 E

Acero de Pretensado

Modulo de elasticidad de Acero Pretensado

Maodulo de elasticidad de Acero

binf = 650 mm
hf = 200 mm
H= 1600 mm
Caracteristicas de los Materiales
Hormigon
fc= 35| Mpa
p1= 0,8
yHe= 2400 | kg/m?®
Ec= 29.910,20 | MPa
Acero
fy(Losa)= 400,00 MPa
fpu(viga)= 1.898,29 MPa
YA°= 7.850,00 kg/m3
Es=| 207.000,00 MPa
Ep=| 197.000,00 MPa
Usando
Armadura Pasiva
cc= 40,00 mm
dbe= 10,00 mm
As= 7854 mm?
db = 12,00 mm
Ase= 113,10 mm?
ds = 1524 mm
dl’= 183,737 mm
d=| 1416,263 mm

Resumen de Efectos maximos

Recubrimiento libre
Diametro de estribo

Diametro longitudinal

Mbc Mbw McL Mim Mpv
MOMENTOS KN m kKN m kKN m KN m KN m
Viga Exterior | 1.239,3 | 237,8 2.210,5 483,5 1.751,6
Viga Interior | 1.464,6 | 281,0 2.161,8 4728 1.751,6

COMBINACIONES DE CARGA

AASHTO LRFD 3.4.1

ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA

183
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Factores de carga AASHTO LRFD Tabla 3.4.1-1
DC=1,25 DW=150 PL=175 LL=1]75 IM=1,75

Momentos Ultimos para disefio a flexion
Mu=  8.809,88 kN m Viga Exterior
Mu=  9.052,39 kKN m Viga Interior

3.5.2.27.1. Calculo de armadura positiva pasiva viga exterior

a) Esfuerzo en el acero de preesfuerzo para la falla a flexion
Cuando una viga de concreto preesforzado falla a flexion, el acero del preesfuerzo se
somete a un esfuerzo fps

fpu>fps>fpe

Donde:

fu=Resistencia Gltima a tension

f,.=Preesfuerzo efectivo

f,s=Esfuerzo en el acero de preesfuerzo

189829 p . 1.164,71
Cuando se cumpIePIa siguiente limite
f,.=—>0.50f
se Aps pu
fpu = 1898,29 Mpa
Pe= 4138,46 kN
Aps= 3553,20 mm?
0.50 fpu= 949,14 Mpa Aplica las ecuaciones
fse= 1164,71 Mpa ok cumple \ ___» aproximadas para
estimar fps del Cddigo
ACl18.7.2

Para elementos con tendones adheridos:

Y, P, L
£=f, (1-—""—,‘”)
B1 fc
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_ Aps
Donde: Py~ bd,

d,=Altura efectiva hasta el centroide del acero de preesfuerzo
B,=0,80 para £.=5000 psi
2N

fou

yp=0,40 para 0,85 (tendones corrientes grado 270)

fos= 1710,68441 Mpa

b) Resistencia nominal a la flexién y resistencia de disefio

Asumiendo que la altura del bloque de esfuerzos es igual o menor que el espesor
promedio del ala, la resistencia nominal a la flexion para secciones transversales
rectangulares es:

_ Aps fps
0,85 f, b
0 bien
p f
M, =p fs b 2 <1-O,588 "—p)
314,33245 ’
a= 54 mm
Espesor promedio del
ala= 320 mm > a;CUMPLE
M, =  8162285980,67 N mm
M, = 8162,285 kN m

c) Limites de refuerzo

Para viga preesforzada el Codigo ACI 18.8.3 exige que el esfuerzo total a tension
debe estar en capacidad de soportar una carga mayorada al menos de 1,2 veces la
carga de agrietamiento de la viga calculada con base en un modulo de rotura de 7,5Vf'c

M,=0M, —0=0,90 para flexion

M, =7346,057 kN m

MuSQMn

8809,8839 < 7346,0574 NO CUMPLE

Adicionando armadura pasiva
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A,

" 0.85f. b
- 95,993 mm

a
A, = 1256,637 mm?

M,=A, ¢ f, (d- %)

¢ = 0,9
683,56170
M, = 17 kN m

Momento total
Mn= 8845,847 kN m

Entonces: M,<@0M,

8809,8839 < 8845,8476 CUMPLE
Asumiendo 16 barras

Diametro= 10 mm

As= 78,53981634 Mm?

As Total=  1256,637061 mm?

Armadura minima a partir del mddulo del rotura del hormigon

£=7,5 \/t: en f,=psi M =S, T
S$p229545315,98 mm3
£ 5291684023 psj = 3,72046 Mpa

M., 854,0142209 KN m
1,2M, $024,817065 KN m

Calculando

a = 2599378537 mm
A, = 4955120014 mm?
¢ = 0,9

M,, = 1010,772235 kN m

Armadura minima para vigas

Jfe 1,4 b,d
>

iy e

Asmin:
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Asmin= 1690,52 mm?
Asmin= 1600,20 mm?

Entonces Armadura total necesaria es:
Ast=1690,520 mm?
Sidb= ¢ 12mm —Asr= 113,097 mm?

Minima separacion de la
armadura
No debera ser menor que
Smin=15db= 18,00 mm
Smin=15D= 37,50 mm D 25 mm; tamafio maximo
Smin = 38,00 mm del agregado grueso
Smin = 38,00 mm

Espaciamiento y N° de barras

ne = 15 NuUmero total de barras
Asumimos 16 barras
n° = 8 Numero de barras por fila

e= 80,3mm Espaciamiento entre ejes de barras
e2= 66,3mm  Espaciamiento libre > 38 mm OK!!

Usar16 ¢ 12 mm ¢/ 8,03 cm
3.5.2.27.2. Calculo de armadura positiva pasiva viga interior

a) Esfuerzo en el acero de preesfuerzo para la falla a flexion
Cuando una viga de concreto preesforzado falla a flexion, el acero del preesfuerzo
se somete a un esfuerzo fps
fou>Tos>the
Donde:
f,y=Resistencia Gltima a tension
f,.=Preesfuerzo efectivo

f,s=Esfuerzo en el acero de preesfuerzo
1.898,29 1.164,71
>f,>
Cuando se cumple la siguiente limite

f.= Pe >0.50f,
se Aps_ . pu



fpu = 1898,29 Mpa
Pe= 4161,36 kN
Aps= 3553,20 mm?
0.50 fpu= 949,14 Mpa
fse= 117116  Mpa ok cumple |

Para elementos con tendones adheridos:

¥, Ppfou
fps:fpu (1_6_] f' )

A

S
p o e—
P bd,

Donde:
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Aplica las ecuaciones

aproximadas para
estimar fps del Cédigo
ACI 18.7.2

d,=Altura efectiva hasta el centroide del acero de preesfuerzo

B,=0,80 para £.=5000 psi

fpy

yp=0,40 para = >0,85 (tendones corrientes grado 270)

pu

Pp =

0,00364431

fos = 1710,68441

Mpa

b) Resistencia nominal a la flexion y resistencia de disefio
Asumiendo que la altura del blogue de esfuerzos es igual o menor que el espesor
promedio del ala, la resistencia nominal a la flexion para secciones transversales

rectangulares es:
anApS fps
Aps fps
0,851, b
o bien
_ f 2 ppfps
M, =p,fps b dy | 10,588

C

C)

314,332 mm
320

a =
Espesor promedio del ala=

mm

>a;CUMPLE
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M,= 8162285980,67 N mm
M,= 8162,285 kN m

c) Limites de refuerzo

Para viga preesforzada el Codigo ACI 18.8.3 exige que el esfuerzo total a tension
debe estar en capacidad de soportar una carga mayorada al menos de 1,2 veces la
carga de agrietamiento de la viga calculada con base en un médulo de rotura de
7,5Vfc.

M,=0M, —®=0,90 para flexion

M,= 7346,057383 kN m

MuSQMn
9.052,39 < 7346,05738 NO CUMPLE

Adicionando armadura pasiva
B Aq fy
0,85 f, b
37,431 mm
A 1809,557 mm?

¢ = 0,9
M,= 980,603 kNm

Momento total Mn= 9142,88948 kKN m

Entonces: M, <OM

9052,393 < 9142,889 CUMPLE
Asumiendo 16 barras
Diametro= 12 mm
As= 113,097 mm?
As Total= 1809,557 mm?

Armadura minima a partir del modulo del rotura del hormigén

£=17,5 \/;c en f,=psi M.=S,. f.
229545315,98 mm3



Sne = ]
fr = 529,168 Psi =
M. = 854,014 kKN m
cr
1,2M,, = 1024,817 kN m
Calculando
a= 39,141 mm
A, = 1892,227 mm?
¢ = 0,9
M, = 1024,82 kNm

Armadura minima para vigas

Ao~ fe _14b.d
Smin_m w U= fy
Asmin= 1690,52 mm?
Asmin= 1600,20 mm?

3,720460 Mpa

Entonces Armadura total necesaria es:

Ast =
Sidb =

1892,227 mm?

¢ 12mm —Asr=

Minima separacion de la armadura

No debera ser menor
que
Smin=15db=
Smin=15D=
Smin =
Smin =

Espaciamiento y N° de barras

n° = 17
Asumimos 18
n° = 9

e= 551mm

e2= 39,1mm

Usar 18 ¢ 12 mm

3.5.3. Disefio de losa de tablero
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113,097 mm?
18,00 mm
37,50 mm D= 25 mm; tamafio maximo
38,00 mm del agregado grueso
38,00 mm

NUmero total de barras

barras

Numero de barras por fila
Espaciamiento entre ejes de barras
Espaciamiento libre > 38 mm OK!

¢/ 5,51 cm
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Segun las especificaciones AAHSTO-LRFD se desarrollara el disefio con el Método
de Anélisis aproximado (A.4.6.2.1) o también llamado método de la faja equivalente

El método de la faja equivalente estd basado sobre los siguientes principios:

*Una faja transversal de tablero es asumida para soportar las cargas del eje de un

camioén de disefio.

*La faja es asumida para ser soportada sobre apoyos rigidos en los centros de las vigas.
El ancho de la faja para diferentes sobrecargas es determinada usando la Tabla
4.6.2.1.3-1 de las especificaciones AAHSTO-LRFD.

*Las cargas del camion de disefio son movidas lateralmente para producir las
envolventes de momento. El factor de presencia multiple y el incremento por carga
dindmica son incluidos. EI momento total es dividido por el ancho de distribucion de

faja para determinar la carga viva por ancho unitario.

*Los momentos factorados de disefio son determinados usando apropiados factores de
carga para diferentes estados limites.

El refuerzo es disefiado para resistir las cargas aplicadas usando principios

convencionales del disefio del hormigén armado.
*El refuerzo de cortante y fatiga no necesitan ser investigados.

3.5.3.1. Determinacion del momento ultimo para disefio
Segun los efectos maximos para el tablero, en forma resumida se detalla lo siguiente:
M(v)  M()  M(+)

Cargas y efectos por peso propio (DC) -2,163 -2,644 1,442 (kN m/m)
Cargas y efectos capa de rodadura(DW) -0,415 -0,507 0,277 (kN m/m)
Sobrecarga vehicular-carril (LL) -3,503 -17,316 14,642 (kN m/m)
Camion de disefio-un carril cargado ™ -16,313 (kN m)
Camion de disefio-dos carriles cargados @ -16,312 (kN m)
Camion de disefio-un carril cargado © -26,659 31,186 (kN m)

Camion de disefio-dos carriles cargados @ -32,373 29,192 (kN m)

Factor de

presencia

maultiple
1,2

1
1,2
1



@ -19,576

@ -16,312
3)
@)

Efectos méaximos por el camion de disefio  -19,575

Ancho de faja 1,327
Efecto por cada ancho de faja unitario -14,747
Combinacién Max, camién + Max, carril(LL) -18,25
Sobrecarga por incremento de impacto(IM) -4,055

Combinacion de carga-estado limite de resistencia

-31,991
-32,373
-32,373
1,82
-17,787
-35,103
-5,869

LL=1,75

37,423
29,192
37,423
1,98
18,900
33,542
5,197
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(KN m)
(m)

(KN m/m)
(KN m/m)
(KN m/m)

IM=1,75

-42,360 (kKN m/m)
-75,769 (kKN m/m)

DC=1,25 DW =1,50
M,=1.25-Mpc+1.5-Mpw+1.75-M; 1 +1.75-Mpy
Mu(v)=
Mu(-)=
Mu(+)=

3.5.3.2. Seleccion del refuerzo

Resistencia del hormigén (28 dias):

Tension de fluencia del acero:

Paso especifico del hormigon:

Recubrimiento (AASHTO-Tabla 5.12.3-1)
Superficies de tableros sujetos a desgaste:
Altura de desgaste

Fondo de losas hormigonadas in situ:

Altura de losa:

Asumiendo barra 0=
Alturas efectivas de losa para

momento positivo y negativo d=h-r- 5

dpos=152 mm
dpee=132 mm

ARMADURA POR FLEXION

70,013 (kN m/m)

250 kg/m?

fy = 5000 kg/m?
y = 2400 kg/m3

16 mm

60 mm
15 mm
25 mm
200 mm
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Armadura maxima:

La maxima cantidad de armadura pretensada y no pretensada deberéd ser tal que:
¢<0,42d o0 a<0,42p.d (A5.7.3.3.1) donde f;=0,85 para f'c<28MPa

a<0,36d

Armadura minima:

La armadura minima de traccion para elementos pretensados y no pretensados debera
ser adecuada para desarrollar una resistencia a la flexion mayorada, Mu, como minimo

igual al menor valor entre: (A5.7.3.3.2):

1,2 veces el momento de fisuracion, Mcr o
1,33 veces el momento mayorada requerido por las combinaciones de cargas para los
estados limites de resistencia aplicable especificacion en la tabla 3.4.1-1

Mer<Spcfr
Donde:
Sqpe = Modulo seccional para la fibra extrema de la seccion monolitica 0 no
compuesta en la cual las cargas aplicadas externamente provocan tension de traccion

mm3, Modulo de rotura del hormigén para hormigén de densidad normal
fr =
f.(MPa)=0,97 \/fi
Maéxima separacion de la armadura principal:

A menos que se especifique lo contrario, la separacién de la armadura en tabiques y
losas no debera ser mayor que 1,5 veces el espesor del elemento 6 450 mm. La m&xima

separacion de los espirales, zunchos y armadura de contraccion y temperatura debera

ser como se especifica en los Articulos 5.10.6, 5.10.7 y 5.10.8.

Siax<1,5t;
ts= 20 cm
Smax< 30 cm

3.5.3.2.1. Refuerzo para momento positivo
Mu= 70,013 KN'm
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El minimo momento ultimo Mu depende del momento de fisuracion M_,<S,f.
S _1bhz b= 100 cm
ne” ¢ h= 20 cm
S,. = 6666,667 cm3
3 ; ' = 25 Mpa
’fr—0,97\/;C £ = 4,85
M <Sycf; M, = 32,33333 kN m/m
El momento ultimo Mu, como minimo igual al menor valor entre:
12M,,= 38,800 kN m/m
1,33M,= 93,118 kN m/m
Por consiguiente:
Mu= 7001347,73 N cm/cm
b= 100 cm
dpos= 15,2 cm
M, k= 30,30362 kg/cm
bd’
_ m= 23,52941
0,85f,
A=pbd p =0,007856
S
L T 4, = | 11,94176 cn?
m of,
Tratar con barras N°16, As= 1,99 cm?
Separacion= 15 cm
Apos= 13,267 cm?2
Revisar ductilidad
_ Ay a= 3,121569 cm
0,85f.b
a<0,36d
3,123 < 5,472 CUMPLE!
Revisar momento resistente a
OM,=BAf, (d-5)
9= 0.9
OM,=  8142,612 kg m/m
8142,612 > 7001,348 kg m/m CUMPLE!
Se asume barras 6= 16 As= 1,99 cm?

1216C/15cm
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3.5.3.2.2. Refuerzo para momento negativo

Mu= -75,769 kKN m
El minimo momento ultimo Mu depende del momento de fisuracion M, <S,f,
1 b= 100 cm
Sncngh2 h= 20 cm
s, = 6666,667 cm3
. "= 25 Mpa
fr=0’97\ﬁ ];ir: 4,85 Mpa
M <S,..f; M, = 32,33333 kN m/m

El momento ultimo Mu, como minimo igual al menor valor entre:
1,2M,, = 38,800 kKN m/m
1,33M,, = 100,772 kN m/m

Por consiguiente:

Mu= 7576858,654 N cm/cm
b= 100 cm
dneg= 13,2 cm
L M, k= 43,485 kg/cm
_bd%y
- 085 m= 23,529
9 C
1 2mk
—— 1. ’ = — 0,0112
p - 1- |1 2 fy p
A=p-bd A, = 15,704 cm?
Tratar con barras N°16, As= 1,99 cm?
Separacion= 10 cm
Apos™ 199 cm?

Revisar ductilidad
AT,

a=—27 a= 4,682 cm
0,85f,b
a<0,36d
4,682352941 < 4,752 CUMPLE!
Revisar momento resistente
oA £, (d-2
¢Mn—¢ s y( 'E) @ — 0’9

11515,08 kg m/m
11515,07647 > 7576,859 kg m/m CUMPLE!
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oM, =

Se asume barras p= 16 As= 1,99 cm?2
1216C/10cm

3.5.3.3. Acero de distribucion
Segun la norma AASHTO LRFD:

En la parte inferior de las losas se debera disponer armadura en la direccion secundaria,
esta armadura se debera calcular como un porcentaje de la armadura principal para
momento positivo (A.9.7.3.2)

Si la armadura principal es perpendicular al trafico:

3840 0oy S= 1900 mm
=<

Donde S= longitud de tramo efectiva considerada igual a la longitud efectiva
especificada en el Articulo 9.7.2.3 (mm)

88,09564181 % Usar 67%
As= 8,889 cmz
Se escogen barras 12 As= 1,29 cm?2

¢ = 1@012C/10cm

3.5.3.3.1. Armadura por contraccién y temperatura

La armadura para contraccion y temperatura, el area de la armadura en cada direccion

debera satisfacer. El acero se debera distribuir uniformemente en ambas caras:

Ag

A>0,75 T

Y

Donde: Ag= &rea bruta de la seccion (mm?)

fy= tensién de fluencia especificada de las barras de armadura 500 MPa

A
A=0,75—==3 cm?

f.
Yy
. 1
Para una sola cara: A== -3cm?= 1,5 cm?
Se escogen barras o= 10 As= 0,71 cmz
110C/30cm

3.5.3.3.2. Limitacién de la fisuracién mediante distribucion de la armadura
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El estado limite de Servicio | investiga el ancho de fisuracion de las estructuras de

hormigén armado (A.3.4.1)

El momento usado para calcular el esfuerzo de traccion en la armadura es
M=Mpc+Mpw+1,33MrL

El momento de carga viva de la Tabla 4.1 esta multiplicado por el factor de carga

dindmica.

Los efectos de sobrecarga incluyen los factores de presencia maltiple y el incremento

por carga dinamica, la fisuracion es controlada por los limites de la separacion de la

armadura bajo cargas de servicio.

Separacion méaxima: 123000
s= B, Y,-2d,
N
s 0,7(h-d.)
v,=0,75 factor de exposicion tipo 2

Donde: dc= espesor del recubrimiento de hormigon medido desde la fibra extrema
traccionada hasta el centro de la barra o alambre mas préximo a la misma(mm)
La relacion entre el esfuerzo del acero fs y el esfuerzo en el concreto fc es:

M-(d-x) d,
fe=nf,=n L By 0,7(h-d,)
Relacion de modulos acero y hormigon: n= 8,189

REVISAR LA ARMADURA PARA MOMENTO POSITIVO
Momento positivo para Servicio I=4045.927 kg m

d pos=152mm

1000mm
1000mm
68mm T 68mm
As'=19.9 cm? As'=19.9 cm?
d pos=152mm
o negs, semm As=13.27 cm? d neg=132mm As=13.27 cm?
|

48mm a8mm A
S ccion fisurada para momento positivo l X

Ubicacion del eje neutro (x) de la seccién fisurada
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1 o
5 bx?=nA, (d -X) A (dpos-x)

1
3 (100)x2=(8, 189)(19,9)(6,8-x)+(8,189)(13,27)(15,2-x)
X= 5,194 cm

Momento de inercia fisurada

1 \ )
lo=3 bx*+An(d -x) +nAy(dposx)’

1
Icr=5(100)(5,385)3+(19,9)(8,189)(6,8-5,385)2+(8,189)(13,27)(15,2-5,385)2

le= 15999,917 cm*
M= 40459272,73 N mm
d pos= 152 mm
dc= 48 mm
X= 51,942 mm
lcr= 159999166,3 mm*
oM (dx) fi= 207,1€ N/mm?
s~ S
ICI‘
d B = 1,451
B =1+—"
s 0,7(h-d,)
123000 0d S= 210,82 mm
S Bsfs Ye_ C
s< 21,082 cm
= 15 cm
21,083 > 15 CUMPLE!
Usar 1@16C/15cm

REVISAR LA ARMADURA PARA MOMENTO NEGATIVO

Momento negativo para Estado Limite de Servicio I:
4412,419 kgm

1000mm

68mm

As'=19.9 cm?
d pos=152mm

d neg=132mm As=13.27 cm?



Seccidn fisurada para momento positivo
Ubicacién del eje neutro (x) de la seccion fisurada

1 9 '
E bx +(n- 1 )Aspos (X'd ):nAsneg(dneg'X)
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% (100)x2+(8,189-1)(13,27) (x-4,8)=(8,189)(19,9)(13,2-x)

X:
Momento de inercia fisurada

4,088102 cm

1 , CN2
I.,==bx? +Asl'l(d 'X) tnA (dneg'x)2

Ccr 3

1
Icrzg(100)(4,088)3+(19,9)(8,189)(6,8-4,088)2+(8,189)(13,27)(15,2-4,088)2

ICI‘:

M=
d neg=

dc=

dc

Bs =14 Cath—dy

123000 2d
s= Ye —
Bsfs ¢ T

13,66842786
Usar

3.5.3.4.Disefio del volado

16893,776
4412419231
132

68

40,881
168937762

s< 13,668

s= 10
>

116C/10cm

ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA |

cm*

N mm
mm
mm
mm
mm

194,883 N/mm?2

4

1,736
136,684 mm
cm

cm
10 CUMPLE!



Mu= 4236041,548 N cm/cm
= 100 cm
dneg= 13,2 cm
bd?
0,851,
3 1 - 2mk
P o\ of, p=
Ag&=pbd A=
Tratar con barras N°16, As=
Separacion=
Apos =

Revisar ductilidad

B Asfy
0,85f:b 4<0,36d
2,341 <

Revisar momento resistente

OM,=0Af, (d- g)

oM, =
5386,169 > 4236,042
Se asume barras 0=
Usar: 116C/20cm

3.5.4. Disefio de vigas diafragma

k= 24,312

m= 23,52941

0,006168
8,141667
1,99 cm?
20 cm
9,95 cm?
a=2,3411
4,752
0= 0,9
5386,169

kg m/m
16 As=

200

kg/cm

cm?2

cm

CUMPLE!

kg m/m
CUMPLE!
1,99 cm?
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Las vigas diafragmas son vigas transversales que se usan como riostras en los
extremos de las vigas, en apoyos, y en puntos intermedios para mantener la geometria
de la seccion y asi mismo resistir fuerzas laterales. En ese caso la ubicacion de los
diafragmas obedece a disposiciones anteriores del AASHTO que sugerian se coloque
en intervalos que no excedan 12,19 m (40'). Se ha optado por ellos colocar diafragmas
en los extremos de la superestructura y cada 10 m a los largo de la luz del vano.

El Art. 9.7.1.4 de las especificaciones LRFD requiere ademas que los tableros en las
lineas de discontinuidad, sean reforzados por una viga u otro elemento, la cual debe
estar integrada o actuar de forma compuesta con el tablero.

3.5.4.1. Determinacion de la maxima solicitud en la viga

Se haré sobre la base del maximo momento negativo que ocurre en cualquiera de los
apoyos internos.

EJEA

\ —
AL T % [

—_

900mm 2400mM——h——2400mm———2400mm 900mm 200mm
EJEA
7200mm 375mmr—
Altura de la viga-diafragma: 1,6 m — ﬂOE\
Ancho de la viga-diafragma: 0,5 m 470mm | [770mm
Longitud de la viga-diafragma: 7,2 m 2506 Harrera
Vyope = 2400 kg/m3 130mm P losa
Yrodadura = Zg?o Eg;mg " T—450mm
= m
e I
f, = 5000  kg/cm? 290mm
£ = 250 kg/cm?
Separacion de diafragmas: 10 m
=900 mMm——m==|
Carga muerta (DC)




Cargas en el eje A debido al volado:

Pparrera = 243,5 kg
Piosa = 216 kg
Protar = 459,5 kg

Momento en el eje A debido al volado

Mbarrera ;372’495 :zg m
Mlosa - ! gm
Myprqr = 284,695 kgm

Carga distribuida por peso propio del diafragma:
W, = 1920 kg/m

Carga por peso propio para efectos max. para las vigas
Reaccion max.= 4926,452 kg

g (diafragma)= 492,645 kg/m

4,92645 KN/m

Resolviendo la viga por medio de un programa estructural tenemos:

7.20
2.40 | 240 | 240
459500 _-1920.000 1920000 1920000 -459.500
HEENEEEERENEN
. 284,695
/284,695 & & 2
2445048 4926452 492645 2445048
28 28
o0 o0 o0 o0
S 3 S 3

Mpo(+) = (Sbbyd  Kgm
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Mpc(—) =

-1048,98 kgm

Carga por superficie de rodadura (DW)
Cargas en el eje A debido al volado:

Prodadura =

30,004 kg

Momento en el eje A debido al volado

Myoqadura =

7,876 kgm

Carga distribuida por peso propio del diafragma:

Wy = 97,15 kg/m
7.20
2.40 | 2.40 | 2.40
30.004  -57.150 57.150 57150 -30.004
" 7.876
7876 % % o
88.806 146.938 146.938 88.806
[ B o] [ B o]
3 S 3 S
© 55 =5 ©
<« <«
iy =
[~ P N T N il N |
AT & oo & O 7A
~ o ~
& &

Mpw (+) = 22,239
Mpw (=) = -31,343

kg m
kg m

Carga viva y efecto de carga dindmica (LL+IM)

203

Con el momento por carga viva encontrado en el calculo de la losa y la consideracion

de los factores de presencia multiple y carga dinamica en estado limite de resistencia,
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considerando que la viga diafragma toma toda la carga viva tenemos para la cara

derecha de la viga B:

MLL+IM(—)(losa) = 40,973 kN m/m

Myi+im(-)(@iafrag)= 20,487  kNm=  2048,66

MLL+IM(+)(IOS(1) = 38,740 kN m/m

kgm

Mypemeodiarragy= 19370 kNm=  1937,014 kgm

3.5.4.2. Calculo del acero negativo
Combinacién critica
Para el Estado Limite de Resistencia I, con n=1

Mu = Tl[l,ZSMDC + 1J5MDW + 1J75MLL+IM]
M, = 4943,395 kg m

Utilizando acero principal 2812 (As=1,13cm?) colocando debajo del acero de la losa (416),
arm contraccion (d10) y recubrimiento r=5cm (Tabla 5.12.3-1)

recub = 50 mm
(Z)As, losa = 16 mm
(Z)As, cont — 10 mm
0= 12 mm ]
z =recub + (DAS, losa + Q)As, cont + E
= 8,2 cm
d=h—-2z
d= 151,8 cm
a= Asfy As = 2,26 cm?
0,85f,b
a= 1,064 cm
a
M, = 0,9f, (d - Z) A,
M, = 15383,98 kgm > 4943,395 kgm
As maximo

Una seccion no sobrearmada cumple con:

< 0,42

Q| o

OK!
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Donde a B, = 0,85
cC=— 1
b1
c= 1,251 cm
d= 151,8 cm
c/d= 0,008 < 0,42 OK!
As minimo

La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2
Mcry 1,33 Mu:

Spe = 1bh2 b= 50 cm
6 h= 160 cm
S, = 2133333 cm?
kg
fr=20f () f'= 250 kg/cm?
fr = 31,781  kg/lcm?
1,2M,, = 1,28,.f, = 67799,23 kgm
1,33M, = 6574,715 kgm

El menor valor es 6574,715 kg m y la cantidad de acero calculada 2,26 cm? resiste
M, = 1538398 > 6574,715 kgm OK!
Usar: 2012

3.5.4.3. Calculo del acero positivo
Combinacién critica
Para el Estado Limite de Resistencia I, con n=1

Mu = n[l,ZSMDC + 1'5MDW + 1'75MLL+IM]
M, = 4344,001 kgm

Utilizando acero principal 2812 (As=1,13cm?) colocando debajo del acero de la losa (16),
arm distribucién (@12) y recubrimiento r=5cm (Tabla 5.12.3-1)

recub = 50 mm
(Z)As, losa = 16 mm
QAS, dist = 12 mm
Q= 12 mm

?

z=recub+ B, 1550+ Pps aise T 2



= 8,4 cm
d=h-—2z
d= 151,6 cm
5o sl As = 2,26 cm2
0,85f/b
a= 1,063529 cm

M, = 0,9, (d =) 4,
M, = 15363,64 kgm>  4344,001 kgm

As méaximo
Una seccion no sobre armada cumple con:

OK!
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Cc
ESQQ
a
Donde =B B1 = 0,85
c= 1,251211 cm
d= 151,6 cm
c/d= 0,008253 < 0,42 OK!
As minimo
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2
Mcry 1,33 Mu:
S = lth b= 50 cm
o6 h= 160 cm
S, = 2133333 cm3
kg
fr = 2,01\/E(Cm—2) £ = 250 kg/cm?

fr= 31,781 kg/cm?

1,2M,, = 1,28, f, = 67799,23 kgm
1,33M,, = 5777,521 kgm

El menor valor es 5777,521 kg my la cantidad de acero calculada

M,= 1536364 > 5777521 kgm

Usar: 2012

OK!

2,2

6 cm2
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3.5.4.4. Armadura de contraccion y temperatura en caras

laterales (Art 5.10.8) ——— _}2\612 0 2*0
En el alma del diafragma: B i j
2 J 6016
A, . =0756-2
smin fy %\\ 1 m
A, .= 10584  cm? \ '
Agmin = 5,292 cmz/cara \
!
Usaremos por cara 3 ) 16 512
As= 2,010619 cm?
Ast= 6031858 > 5202  cm2OK! 0.5m
Smax = 3t = 190 cm>s= 35,85 cm OK!

3.5.4.5. Disefio por corte

De acuerdo al Art. 5.8.3.2, la seccidn critica por cortante se ubica con el mayor valor de

0,5d,cotdod,
Desde la cara interna del apoyo, donde  d, es el peralte afectivo por corte del
elemento. El mayor cortante ocurre en el tramo exterior, cerca al apoyo interior.

R /Seccién critica por corte /—‘

l [
1600mm j r r j r 7
1]
l : { N\
. dv Viga diafragma b=0.50m
50mm L—+325mm r
2400mm 2400mm

2400m
563m ~—1837mm—-
1 H B C D
LEQELEQEEE MINENTAEN] QEEEQEEE%
Determinacion del peralte efectivo por corte (Art. 5.8.2.9)
9= 45° a
d, = peralte de corte efectvo = d, — 5= 151,2682 cm
0,90d, = 136,62 cm OKI!

no menor que el mayor valor de { 0,72h = 115,2 cm

La seccion critica por corte se ubica desde el eje del apoyo en:
0,325m + 1,513m = 1,837682 m
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A la distancia 1,838m del apoyo (Seccion H):
Carga muerta (DC)
7.20
056 1.84 | 240 | 2.40
455520000 -1920.000 -1920.000 -1920.000  -459.500
g el s
k. _______ _ -284 695
7 284,695 % % o
2445.047 4926.453 4926.452 2445.047
< g 5
X = 3
77§ s
%gg 2 -
2 = N
Vpe = 904,587 kg
Superficie de rodadura (DW)
7.20
056 184 2.40 | 2.40
-30-604150  -57.150 -57.150 -57.150  -30.004
Me LT PP T[]
" -1.876
77.876 % % e

88.806 146.938 146.938
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-78.358
-68.580
-58.802

E|

A
A | |

26,627 kg

68.580
78.358

Vow =

Carga viva y efecto de carga dindmica (LL+IM)
loss, 184 240 240 |

-72.500 -72.500

51.898 99.220 7.341 1.223
[ L[] 1] 6.117 1.223
i ZANREEEEEEE ZANREEEEEEE AN
T T T
=
<
)
Vv, = 51,898 tn para un carril cargado

Con el factor de carga dinamica IM=0,33 y el factor de presencia multiple m=1,2 (un
carril cargado), considerando que la viga diafragma toma toda la carga viva:

82,82921 tn= 82829,21 kg

Vitsiv =

Combinacidn critica, Estado Limite de Resistencia I, con n=1

VU, = n[l,ZSVDC + 115VDW + 1175VLL+1M]



y,= 1461218 kg

Disefio de estribos:
Cortante actuante v, = 1461218 kg
Cortante resistente

V. =0V, 0,9
0=
) V=V +K+1,
siendo V,, el menor de {Vn = 0,25£/b,d, +V,
Donde:
Constante resistente concreto V. = 0,0838+/f.b,d, (N)

para p=2 (Art.5.8.3.4) V. =0,53./f/b,d, (kg)

Cortante resistente acero . Avfyd,,(coté’ + cota)sina

N

S

con { @ = 45° (Art. 5.8.3.4)

a = 90° (angulo de inclinacion del estribo)
o= Apfydy

s s
cortante resistente concreto (\Vc)
b, = 50 cm

d, = 51,268 cm
V. = 0,53\/f/b,d, = 63381,66 kg

Cortante resistente del acero (Vs)
Se propone estribos @16 (As=2,01cm?)espaciados cada 30 cm

s= 30 cm (espaciamiento asumido de estribos)
Av= 4,02 cm? (asumiendo 2 ramas @16)
A,f,d
h=—"—= 1013497 kg
Componente fuerza pretensado (Vp=0)

Cortante nominal resistente

Vo=V, +Vi+ 1, = 164731,4 kg
Vo =025f/b,d, + 1}, = 472713,2 kg
V, (el menor) = 1647314 kg

Cortante resistente total
V. =0V, = 148258,2 kg

210

(5.8.2.1-2)
(5.5.4.2)

(5.8.3.3-1)
(5.8.3.3-2)

(5.8.3.3-3)

(5.8.3.3-4)
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V=W
148258,2 > 146121,8 OK!
Refuerzo transversal minimo
- b,s )
Ay 20,27 f¢ f_ (cm?) (5825-1)
4, = ¥ 1,280722 com?
Ay i = 1,280722 < 4,02 cm? OK!

Espaciamiento maximo del refuerzo transversal

_ V=%
"= "Gb,d, (5.8.2.9-1)
S 21,46618 kg/cm?
=
También: Sivy < 0,125f  Spmax = 0,8d, < 60cm (5.8.2.7-1)
sivy = 0,125f]  Spmax = 0,4d, < 30cm (5.8.2.7-2)
Como v, = 21,46618 kg/cm? < 31,25 kg/cm?
Smax = 0,8d, = 121,0146 cm
Smax = 60cm
Luegos= 30 cm < 60 cm OK!

Luego a una distancia 0,56m del eje del apoyo (seccion critica por cortante) usar
estribos @16¢/30
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3.5.5. Disefio de dispositivo de apoyo de elastomero reforzado con acero
Los efectos méximos empleados para el disefio de los elementos de apoyo rige de las

vigas interiores donde la solicitacion es mayor que las vigas exteriores

P, = 466,305 kN  46630,5
P, = 433,293 kN 43329,26
Pr = 89959,76 kg
FY wiacas de refuerzoy = 2531
Ay, = 1683
Acho de la viga b= 0,65 m

3.5.5.1. Area de elastomero

kg
kg

kg/cm?

kg/cm? (Categoria A)

Esfuerzo de compresion por carga total en servicio en apoyos fijos:

os < 2GS < 122kg/cm?

o, = 122 kg/cm?
Pr
Luego Areq = o 737,375 cm?
Para el ancho de viga escogemos W= 65 cm
L= 11,344 cm
Asumimos L= 40 cm (a'lo largo de de la viga)

El apoyo a lo largo de la longitud de viga debe ser tan corto como sea préactico para
permitir la rotacion alrededor del eje transversal, y lo suficiente como para estabilizar

la viga durante su construccion.

Adoptando L= 40 cm
W= 65 cm
Area= 2600 cm? (
3.5.5.2. Factor de forma S minimo
Carga Total
Con 0y < 2GS < 122kg/cm?
_Pr 34599
Og = 7 =
G= 12 kg/cm?
Sp > ;’_2 _ 1,442
Carga viva
Con 0, <GS
P 16,665

UL:Z_

2600 > 737,375 ) OK

kg/cm?

1)

kg/cm?



G= 12 kg/cm?
G
De (1) y(2) el factor de forma minimo es S= 1,442

3.5.5.3. Grosor de una capa interior del elastomero (h;)
Lw Lw

SZ o awy S sy

Para carga total

h,; = 8,588 cm
Para carga viva

h,; = 8,915 cm
Grosor de capa interior: 8,588 cm
Adoptamos 8,5 cm = 85 mm
Con este grosor de capa interior, el factor de forma es:

S= 1,456 > 1,442 OK

3..5.5.4. Numero de capas interiores de elastomero (n)
Compresion y rotacion combinados:

>as(2) () > (S5) ()
o —]Jl—]) —-n —
s n/ \hy; Os hyi
Con 05 = 0,007 rad

n= 0,078

2

2

05\ / B
o5 < 2,25GS |1 — 0,167 (—) (h—> ->n>—0,1676,
Ti

0.
" (zz555-1)
n= 0,215345
Adoptamos n= 1
Se usaran 1 capa interior de 85 mm c/u
Con capas exteriores de 50 mm c/u

(50mm<70% 85mm, Art 14.7.5.1)
El grosor total es hye = 2h,; + 2h,,

Ry = 185 mm de elastomero
3.5.5.5. Estabilidad del elastomero
h
1,92 -t
A= L
1+2L

w

()

213
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A= 0,595
2,67
B= L
s +2)(1+57)

B= 0,669

El apoyo sera estable si: 2A<B  (14.7.5.3.6-1)
1,189 < 0,669 N.S.

Sin embargo, si A-B<0, el apoyo es estable y no depende de  ag:
A-B= -0,074 < 0  Elapoyo es estable

3.5.5.6. Calculo de placas de refuerzo en el elastomero
En el estado limite de servicio:

h, > 3hn}axas

hy= 0,349 cm = ~ 3486 mm
En el estado limite de fatiga:

hs > 2hmaxo'L

AFry

h,= 0168 cm = 1,683 mm

Adoptamos hs = 2 mmy el espesor total del apoyo sera:
185 mm de elastébmero
hye =

3 Capas de elastdbmeros
2 N°de placas

Riotar de apovo = 189 mm de elastémero
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3.5.6. Disefio de pila porticada
Propiedades de los materiales

Densidad del concreto (A3.5.1) 2400 kg/m?
Resistencia a la compresion del concreto (A5.4.2.11) 75 \Mpa= 250 kg/cm2
Resistencia del refuerzo de acero(A5.4.3) 500 MPa= 5000 kg/cm?
Peso especifico del tipo de suelo 2179 kg/m?

Recubrimiento de los refuerzos de acero (A5.12.3-1)
Recubrimiento de la pila 60
DIMENSIONES DE LA PILA

mm

%1

N = ;l ) L ajﬁﬁ — ;24\;1
= ;

5
Cota: 393.40 m.s.n.m| *2 3 ¥
T F Sl B F el B Sl el e e e e O el . el el . S F e L el el P U S F el e el ] e
6
Jd 74
} |
| \l"') | | X: ‘
Xq= 9 m Y= 05 m
X2: 5 m Y2: 0,8 m
X3: 11 m Y3— 7 m
X4= 1 m Y= 1 m
Xg= 7 m Y= 4 m
S= 2,4 m Y= 4 m
a= 0,9 m g= 1 m

3.5.6.1. Calculo de los efectos de carga muerta
Reaccion para cada viga exterior

165,24 kN
31,71 kN
Rop oxt 233,55 kN



Reaccion para cada viga interior

Rpcine = 195,285
Ry ine = 37,47
Rpp e = 233,55
Carga muerta del cabezal
VOIadO DL volado —
Interior DL, =
Total DL, = 2DL
DL cab —
Carga muerta de la columna
DL _, =

col

Carga muerta de la fundacion

DL fund =

Carga muerta del suelo

EV =
Carga muerta del cabezal
Volado DL 51000 =
Interior DL, =
Total

DL ., = 2DL

DL =

Carga muerta de la fundacion

Dqund =

Carga muerta del suelo

kN
kN
kN
3240 kg= 324 kN
18720 kg= 187,2 kN
volado + DL int
25200 kg= 252 kN

26389,378 kg= 263,894 kN

184800 kg = 1848 kN

493080,704 kg = 4930,81 kN

3240 kg = 32,4 kN

18720  kg= 1872 kN
volado + DL int

25200 kg= 252 kN

26389,378 kg = 263,894kN

184800 kg= 1848 kN

493080,704kg = 4930,81kN
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3.5.6.2. Calculo de los efectos por carga viva
De acuerdo al anélisis de cargas desarrollado para la viga se tiene:
Reaccion para cada viga exterior

R = 308,9994 kN

LL ext

Rpyoxe = 69,16986 kN

Reaccion para cada viga interior
R
R

= 354,0402 kN
79,25231 kN

LLint

IM int

3.5.6.3. Calculo de los efectos de otras cargas
Fuerza de frenado (BR)

Segun lanorma AASHTO LRFD la fuerza de frenado se deberd como el mayor de los
siguientes valore:
* 25% de los pesos por eje del camion de disefo o tandem de disefo, o
* 5% del camion de disefio mas la carga del carril 0 5% del tAndem de disefio mas la
carga del carril.
Se asume que estas fuerzas actian horizontalmente a una distancia de 1800mm sobre
la superficie de la calzada en cualquiera de las direcciones longitudinales para provocar
solicitaciones extremas.
Peso de los ejes del camion=
145kN+145kN+35kN=325kN
Peso del tandem de disefio= 110kN+110kN= 220kN

Peso de la carga del carril (un carril)= 9,3 kN/mm

* 25% por eje del camidn de disefio BR= 81,25 kN
Fuerza de frenado por dos carriles BR= 162,5 kN

* 25% por tdndem de disefio BR= 55 KN
Fuerza de frenado por dos carriles BR= 110 kN

* 5% del camion de disefio mas la carga del carril BR= 36,24 kN

* 5% del tandem de disefio mas la carga del carril BR= 29,94 kN

BR= 162,5 KN

Para los dos tramos en la pila BR= 325 kN



3.5.6.4. Carga de viento (WL, WS) (A.3.8)
Fuerza de viento sobre la superestructura WS (3.8.1.2.2)

0% _Angulo de ataque
del viento

Cabezal de la pila

Eje de la viga

VISTA EN PLANTA

30000mm
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s

ZGSlmm

- ==
500mm

800)

400

1000mm

I=111=111=1

1=/

(=111=111

298!

7000mm-

Longitud tributaria

Ltrib= 30 m
Hsup= 2,65 m
Area tributaria Atrib= 79,5 m2

Para calcular las fuerzas de viento, necesitamos encontrar las presiones de disefio, se

pueden utilizar

las presiones bésicas de la tabla(A3.8.1.2.2-1)

Presion de disefio Mpa

Grados | Carga lateral Carga longitudinal
0 0,0024 0
60 0,0008 0,0009

Fuerza de disefio N



Grados |Carga lateral Carga longitudinal
0 190800 0
60 63600 71550

Fuerza de viento sobre los vehiculos WL (A3.8.1.3)
Longitud tributaria

Ltrib=

30 m

La componente del viento sobre la sobrecarga viva:

Componente del viento N/mm

Grados | Componente normal | Componente paralela
0 1,46 0
60 0,5 0,55

Fuerza de disefio N
Grados | Componente normal | Componente paralela
0 43800 0
60 15000 16500

Fuerza de viento sobre la subestructura WS (A3.8.1.2.3)
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Las fuerzas transversales y longitudinales a aplicar directamente a la subestructura se

deberan calcular en base a una presién basica del viento supuesta de 0,0019 MPa

Angulo de ataque 0°
Area proyectada

Apro= 53 m?
Fuerza a 0°
F= 10070 N

ﬁlooomm

500mm

800mm

400

1000mm

mm

/I=111=1

=1/

300

mm

7000mm

100?mm

7000mm:
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Angulo de ataque 60°

ﬁlOOOmm
Area proyectada del cabezal Apl e
Pt= X4 cos(60°)= 0,5 m
PI= X1sen(60°)= 7,794 m gingulo de atague Qj
Apl= (PHPI*(Y1+Y2)= 10,7825 m2 |
Fcab= 20486,74 N i
Fnormal= 10243,37 N
Fparalela= 17742,04 N z
Area proyectada de la columna Ap2
Pt= 1 m
60°
Ap2= (Pt)*(Y5)= 4 m?2 PT
Fcol= 7600 N c/col
Fnormal= 3800 N 1000mm
Fparalela= 6581,793 N
Resumen de cargas
DC (kN) | DW (kN) PP (kN) |LL (kN) IM (kN)
Viga exterior | 165,240 |31,710 233,550 |308,999 69,170
Viga interior | 195,285 37,470 233,550 |354,040 79,252
Total de cargas por los dos tramos
DC (kN) |DW (kN) (PP (kN) |LL (kN) IM (kN)
Viga exterior | 330,480 |63,420 467,100 |617,999 138,340
Viga interior | 390,570 |74,940 467,100 |708,080 158,505
Peso propio, sobrecarga de suelo y frenado
DLcab (kN) | DLcol (kN) | DIfund (kN) [ EV (kN) BR (kN)
252,000 |263,894 |1848,000 [4930,807 |325,000
Carga de viento (kN)
WS super {(WScab |[WScol |WL
Normal 190,800 |10,243 7,600 43,800
Paralela |71,550 17,742 13,164 16,500




138,34 kN

v

v

158,505 kN

158,505 kN

I\

[\

138,34 kN IM

‘ 617,999 kN ‘ 708,08 kN ‘ 708,08 kN ’ 617,999 kN LL

79758 kN [857,67kN  |857,67
‘ 131947 kN ‘ ‘ 131

kN 797,58 kN DC
947 kh‘*

L

|

I

|

]

PPviga= 32,1 kN/m
J 201,043 kN WS

_ 3,8kN

_ 3,8kN

a3gokn Vb

WS
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,, 89,292 kN g

1650kN Wb

<—— 13,164kN WS

/=111=11/=1//]

/

[T

=/ =11=111=111=11I=]

1466,167 kN

I

I

3.5.6.5. Combinaciones de carga

EV

[=11=111=111=111=111=111=111=111=111=111=111=11=/]=/

[T

La pila se disefiara para las combinaciones y estados limites aplicables utilizando
la ecuacion basica de disefio.

¢ = factor de resistencia
resistencia nominal

R, =
n; =
Yi =

Factores de carga para los estados limites aplicables son:

modificador de cargas

n;yiQ; < OR,

factor de carga para el componente i
Q; = componente de carga i

FACTORES DE CARGA

RESISTENCIA | EVENTO EVENTO

I EXTREMO | EXTREMO 11 SERVICIO | FATIGA
CARGA |ymax |ymin |ymax |ymin |ymax |ymin |ymax |ymin |ymax |ymin
DC 1,25 (0,90 (125 (090 125 (090 |1,00 (1,00 |- -
DW 1,50 (0,65 (150 (065 |150 (065 |1,00 (1,00 |- -
LL 1,75 (1,75 (050 (0,50 (050 0,50 |1,00 (1,00 0,75 |0,75
IM 1,75 |1,75 (050 (0,50 (050 0,50 |1,00 (1,00 0,75 |0,75
BR 1,75 |1,75 |0,50 |0,50 |050 0,50 1,00 |1,00 |- -
WS - - - - - - 0,30 (0,30 |- -
WL - - - - - - 1,00 |1,00 |- -
EV 135 1,00 1,35 (1,00 |135 |1,00 |1,00 |1,00 |- -
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-9000mm
Ig{mmrgzm{lmrr' 2400mm 2400mm IQO pmm 1000mm
i i i {200mm
* * B — | L
500mm 500mm
800mm 800mm
-4000mm
4000mm
5000mm
1000mm 1000mm 1000mm
7000mm 7000mm

Cota 393.40 m.s.n.m.
e e ey Ve W F e F i e el et B el U et | el . Pl el L e P el el Sl el el F B el W ]

3000mm

‘ 100(}m m 100(I1mm

| 11000mm | | 7000mm

3.5.6.6. Disefio de la viga del portico
Diagrama de cargas, normal, cortante y momento en estado de resistencia |
Normal

o
L

o

-5457 .15 -9457 15

1 .
Cortante

1

-2798 ‘%

2,p3 -2p3
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Momento
P~ 'gi
NN N
R
6,p4 -6 B4
O |

Diagrama de cargas, normal, cortante y momento en estado de servicio |

Normal

-3776.3 -3601.45
(1 (1
Cortante

4

79
-16794789.76

-1964

-51}29 -54.1




Momento
< “ z
s &\\ < 2§ 5?\
| |
| |
2H3 -244.08

3.5.6.7. Calculo del acero negativo
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Utilizando acero principal @25 (As=4,909cm?) , estribos @25 y recubrimiento r=6cm

(Tabla 5.12.3-1)

recub = 60 mm

(Z)estribos =25 mm

0= 25 mm As = 4,909 cm?
N° de barras= 7

z =recub + Degtrivo + =

2 1.30
z= 9,75 cm
d=h-—2z
d= 120,25 cm
Asfy As = 34,362 cm?
0,85f/b

a= 8,085 cm

a
M, = 09f, (d - ) A
M, = 179686,17 kgm M, (—) = 148451,90 kg m

As maximo Art. 5.7.3.3-1
Una seccion no sobrearmada cumple con:

© <042

d —_ )
Donde a B, =0,85

Cc

2

;‘_r_zr

1.00m

OK!
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c= 9,512 cm

d= 120,25 cm
c/d= 0,079 < 0,42 OK!
As minimo

La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2
Mcry 1,33 Mu:

¢ 1 b2 b= 100 cm
"6 h= 130 cm
S, = 281666,7 cm?
kg
fr = 2,01,/f; C2 f'= 250 kg/cm?
f.= 31,781  kg/cm?
1,2M,, = 1,25,.f; 107419,4 kgm
1,33M,, = 197441 kgm
El menor valor es 107419,4 kg my la cantidad de acero calculada 34,36 cm?
M, = 1796862 > 107419,41 kg m OK!
Si: 34,361 cm? para 100 cm
Entonces 4,909 cm? para sep 1429 cm
Usar: 10225 c/15

Limitacion de la fisuracion mediante distribucion de la armadura (estado limite de
Servicio) (Art. 5.7.3.4)
Esfuerzo maximo del acero

0,61 (5.7.3.4—1)

o = @ays =
Para el acero negativo:

y

1)
d. =recub + Qostripo + 0

< 5cm (Art.5.7.3.4)
recub + Qostrino = 60mm + 25mm

2,5cm
d. =5cm + >
d, = 6,25 cm
b =ancho= 100 cm
ny=numero de varillas= 7
2234 _ 178571 cme

np
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7 -=30000 N/mm (Condicion de exposicion moderada) (Art. 5.7.3.4)
30000  kg/cm

Luego:
Z
o = Gy = OO0
foa = 2892,171 kg/cm?
0,6f, = 3000 kg/cm?
2892,1707 < 3000 kg/cm2 OK!

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

Mc
Siendo:
M, = Momento negativo en estado de servicio a x=1,5 m al borde de la columna
Mg = 1005,503 kN m/m= 1005,503 kN m= 10055034 kgcm
E
Relacion modular = n = - = 8,18870
Cc
/ASt:n As= 281,373 cm? (fs/n)
/
9'75¢m] )
c=120.25-y 130em
120.25cm
41 _EN_V
v {
i
(fe)

100cm—

Area de acero transformada:

A = relacion modular x area de acero

A.. =281,37335 cm?
st

Momentos respecto del eje neutro de seccién transformada:

100y (%) = 281,3733(120,25 — y)
y= 23,352 c¢m
c= 96,899 cm
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Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada:

by3
I=Aq(d-y)* +—5
] = 3066350,9 cm*
M;c
Luego: fs=—n
f, = 2601,919 kg/cm? < fea = 2892,171 kg/cm2 OK!

3.5.6.8. Calculo del acero positivo
Utilizando acero principal @25 (As=4,909cm?) , estribos @25 y recubrimiento r=6¢cm
(Tabla 5.12.3-1)

recub = 60 mm
(Destribos = mm
¢ = 25 mm As = 4,909 cm2
N° de barras= 5
0]
z =recub + Qostrino + =
2 1.30m
z= 9,75 cm
rZ
d=h—-—2z
d= 120,25 cm
——| 1.00m L—
4o sl 24,54369 cm?
0,85f/b As =

a= 5,774986 cm
a
M, = 0,9f, (d - Z) A,
M, = 129622918 kgm > M, (+)= 91089,000 kgm OK!

As méximo Art. 5.7.3.3-1
Una seccion no sobrearmada cumple con:

C

E <042
Donde _a B, = 0,85
B1
c= 6,794102 cm
d= 120,25 cm

c/d= 0,0564998 < 0,42 OK!
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As minimo
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2
Mcry 1,33 Mu:

1
Spe = gbh2 b= 100 cm
h= 130 cm
s — 281666,7 cm?

nc

k
£ = 2,01JE(m—gz) fr= 250 kg/cm?
Cc
f. = 31,78089 kg/cm?
1,2M., = 1,25, f- 107419,4 kgm
1,33M,, = 121148,4 kgm
El menor valor es 107419,4 kg my lacantidad de acero calculada 24,544 cm?
M, = 129622,9 > 107419,41 kg m OK!
Si: 24,544 cmZpara 100 cm
Entonces: 4,909 cm? para sep 0,20 cm
Usar: 1225 ¢/20

Limitacion de la fisuracion mediante distribucion de la armadura (estado limite de
Servicio) (Art. 5.7.3.4) b
Esfuerzo méaximo del acero

_ VA
e =g
Para el acero negatlvo: 130cm
[0}

de =recub + Beserino + e
C

— 400cm—

< 5cm (Art.5.7.3.4)

recub + Qostrino = 60mm + 25mm
2,5cm
2

d. =5cm+
d, = 6,25 cm
b = ancho = 100 cm
ny=namero de varillas= 5
. (2d.)b _ 250 cm?
Np
7 — 30000 N/mm (Condicion de exposicion moderada) (Art. 5.7.3.4)
30000 kg/cm




Luego:
Z
oo = ey =00
foa = 2585,322 kg/cm?
sa
0,6f, = 3000 kg/cm?
2585,322 < 3000 kg/cm2 OK!

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

kg cm

Mc
f=—n
Siendo:
M, = Momento positivo en estado de servicio en el centro de la viga
M; = 688,360 KN m/m= 688,360 kN m= 6883600
. Es
Relacion modular = n = = 8,1887012
c
—100cm— (isin)
120.25¢cm
¢c=120.25-y 130cm
1 EN_V
A

Q
—

—]
7b5cm” (f‘
Asten Ae- 200,981  cme

Area de acero transformada:

A = relacion modular x area de acero

Age = 200,9809645 cm?

Momentos respecto del eje neutro de seccion transformada:

100y (g) = 200,981(120,25 — y)

20,067 cm
100,183 cm

o<
T

Inercia respecto del eje neutro de seccidn transformada:

229
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b 3
I= A (d-y) + 2
— 2286527,933 cm*
Mc
Luego: fs=—m
fs=  2469,715 kg/cm? <  fsa =2585,322 kg/cm? OK!

M,(+) = 675,96 KN m
M, (+) = 67596 kgm

Célculo del acero a flexion sobre eje x para ambas caras

Utilizando acero principal @20 (As=3,14cm?) , estribos @25 y recubrimiento r=6¢cm
(Tabla 5.12.3-1)

recub = 60 mm
Destribos =25 mm
0= 20 mm As = 3,142 cm?

N° de barras= 8

z =recub + Dogtrivo + 5
z= 9,5 cm Tm
d=h-z L : 4‘ z
d= 90,5 cm : |
-—130m—
a4 = Asfy As = 25,13274 cm?
0,85f/b
a= 45489 cm
a
M, = 09f, (d —2) A,
M, = 99780,74 kgm< M (+)= 67596,00 kg m OK!
As maximo Art. 5.7.3.3-1
Una seccion no sobrearmada cumple con:
‘<042
d —_ )
a
Donde c= A g, = 085
c= 53516 cm

= 90,5 cm
c/d= 0,0591 < 0,42 OKl!
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As minimo
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2
Mcry 1,33 Mu:

S, = lbhz b= 130 cm
6 h= 100 cm
s = 216666,7 cm3

nc

fr =2,01 fc’(;—gz) f.'= 250 kg/cm?
f.= 31,78089 kg/cm?
1,2M,., 82630,32 kgm
1,33M,, = 89902,68 kg m
El menor valores 82630,32 kg my la cantidad de acero calculada 25,132 cm?
M, = 99780,74 > 82630,32 kg m OK!
Si: 25,1327 cm? para 100 cm
Entonces: 3,142 cm? para sep 0,13 cm
Usar: 1220 c/14

Limitacion de la fisuracién mediante distribucion de la armadura (estado limite de
Servicio) (Art. 5.7.3.4)
Esfuerzo maximo del acero

0,6f (5.7.3.4 — 1)

A
fSa = —(ch)l/B < y
Para el acero negativo:
?

d. =recub + Qostripo + 0

< 5cm (Art.5.7.3.4)

recub + Qostripo = 60mm + 25mm
d. =5cm+ _Zczm 100cm
de = 6 cm )
b = ancho = 130 cm A - C
n,=numero de varillas= 8 I-71 30cm
2
A (2d.)b _ 1905 cm?

np
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7 —30000 N/mm (Condicion de exposicion moderada) (Art. 5.7.3.4)
30000 kg/cm

Luego:
Z
o = @y =0h
foa = 2847,034 kg/cm?
0,6, = 3000 kg/cm?
2847,034 < 3000 kg/cmz OK!

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

M
fo=—n
Siendo:
M, = Momento positivo en estado de servicio en el centro de la viga
M; = 437,710 kKN m/m= 569,023 kN m= 5690230 kgcm
: Es _ 81887
Relacion modular =n=—= ©
E.
* r130em— (fs/n)
y | (+)
90.5cm
c=90.5-y OFm | _EN |
1 = /

Ast=n As= 205,805 cm?

Area de acero transformada:

A = relacion modular x area de acero

A, = 205,8045 cm2
Momentos respecto del eje neutro de seccién transformada:
X
130x (E) = 205,8045(90,5 — x)

15,418 cm
75,082 cm

y
c



Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada:

b 3
1= Ae(d =) + =5
] = 1319004 cm*
. M
Luego: f = Isc n
f,= 2652363 kg/cm2 < fea = 2847,034 kg/cm? OK!
Armadura de contraccion y temperatura en caras laterales (Art. 5.10.8)
s(2d, + dp)
Agremp = =155 (5.10.83 — 1)
A, = Minima area de las barras [mm?]
s = Separacion de las barras[mm]= 150 mm
d, = Profundidad del recubrimiento medida desde la fibra extrema
hasta el centro de la barra mas proximo a la misma [mm] = 40
d, = Diametro de la barra [mm] = 20 mm
Ag tomp = 150 mm? = 15 cm?
Colocando barras @20 con As= 3,142 cm? cada 15 cm
N° de barras= 6,133 Redondeando 7
As total = 43,9823 > 15 cm?OK!
Usar: 1 @20 c/15 [cara

3.5.6.9. Disefio por corte
Combinacién critica, Estado Limite de Resistencia I, con n=1
Disefio en el eje Z, cortante critica
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v, = 279852 kN = 279852 kg
Disefio de estribos:
Cortante actuante v, = 279852 kg
Cortante resistente V. = oV, (5.8.2.1-2)
o= 09 (5.5.4.2)
_ Vo=V +V:+1, (5.8.3.3-1)
siendo V,, el menor de {Vn — 0,25f/b,d, + v, (5.8.3.3-2)
Donde:
Constante resistente concreto V. = 0,0838yf/b,d, (N) (5.8.3.3-3)

para p=2 (Art.5.8.3.4) V. =0,53/f/b,d, (kg)

Cortante resistente acero Ay f,d,(cot8 + cota) sina (5.8.3.3-4)
V. =

s s

mm



con { @ = 45° (Art. 5.8.3.4)
a = 90° (angulo de inclinacion del estribo)
V= Au);ydv
Cortante resistente concreto (\Vc)
b, = 100 cm
116,208 cm
d, =
V. =0,53f/b,d, = 9738231 kg
Donde:
a
d, = peralte de corte efectvo = d, — 5= 116,208 cm
no menor que el mayor valor de {0'9Ode _: 108,225 cm
0,72h =
93,6 cm
Cortante resistente del acero (Vs)
Se propone estribos @25 (As=4,909cm?)espaciados cada 20 cm
s= 20 cm (espaciamiento asumido de estribos)
Av= 9,818 cm? (asumiendo 2 ramas @25)
= th® o 9g52313 kg
S
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V, +V, +V, = 382613,64 kg
Vo = 0,25f.b,d, +V, = 726296,93 kg
Va(el menor) = 382613,64 kg
Cortante resistente total
V. =0V, = 344352,3 kg
=W
344352,28 > 279852 OK!
Refuerzo transversal minimo
G bUS 2
Ay 2 0,27 f¢ = (cm*) (5825-1)

fy

OK!
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A, = 1,70763 cm?
A = 1,70763 < 9,818

vmin

Espaciamiento maximo del refuerzo transversal

. V, — oy,
“" @b,d,
v, = 26,75788 kg/cm?
También: sivy < 0,125f)  Spap = 0,8d, < 60cm

siv, = 0,125f, Smax = 0,4d,, < 30cm
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cm?2 OK!

(5.8.2.9-1)

(5.8.2.7-1)
(5.8.2.7-2)

Como v, = 26,75788 kg/cm? < 31,25  kg/cm?
Smax = 0,8d, = 92,96601 cm
Smax = 60cm
Luegos= 20 cm < 60 cm OK!
Usar estribos: @25 c/20
Verificacion de la cuantia del eje Z para el el eje Y
v, = 284,38 KN = 28438 kg
Disefio de estribos:
Cortante actuante v, = 28438 kg
Cortante resistente (5.8.2.1-2)
v.=0v, 09 (5.5.4.2)
Q= (5.8.3.3-1)
, Vo =Ve+ Vs +1p (5.8.3.3-2)
siendo V,, el menor de {Vn — 0,25f/byd, + ,
Donde:
Constante resistente concreto V. = 0,083B/f.b,d, (N) (5.8.3.3-3)
para p=2 (Art.5.8.3.4) V. =0,53/f/b,d, (Kg)
Cortante resistente acero ) Ayf, dy(cot 8 + cota) sina (5.8.3.3-4)
s =
S
con { @ = 45° (Art. 5.8.3.4)
a = 90° (angulo de inclinacion del estribo)

Ay fyd
I/SZ 17];%/17
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Cortante resistente concreto (\V/c)

b, = 130 cm

d, = 88,226 cm

Ve = 0,53y f¢ bydy, = 96113,32 kg

Donde:
a
d, = peralte de corte efectvo = d, — = 88,226 cm
no menor que el mayor valor de {0’90d9 = 81,45 cm OK!

1 Y 0,72h = 72 cm

Cortante resistente del acero (Vs)
Se propone estribos @25 (As=4,909cm?2)espaciados cada 20 cm

s= 20 cm (espaciamiento asumido de estribos)
Av= 9,818 cm? (asumiendo 2 ramas @25)
V _ Avfydv _
sT T ¢ T 216549,6 kg
Componente fuerza pretensado (Vp=0)

Cortante nominal resistente

Vo=V +V+ 1, = 312662,92 kg
Vo =0,25fbyd, +V}, = 716832,54 kg
V, (el menor) = 312662,92 kg

Cortante resistente total

281396,6 kg
V.=
V= oV, = 281396,624 > 28438 OK!
Refuerzo transversal minimo
- b,s )

Ay, 20,27/ fc 7 (cm?) (5.8.2.5-1)
A, = 2,219 cm?

A = 2,219 < 9,818 cm? OK!

vmin

Espaciamiento maximo del refuerzo transversal



_h-o%
T 0b,d,
v, = 2,754982 kg/cm?
También: gy, < 0,125f/ Sy = 0,8d, < 60cm
siv, = 0,125 Smax = 0,4d, < 30cm
Como v, = 2,755 kg/cm2 <
Smax = 0,8d, = 70,580 cm
Smax = 60cm
Luego s= 20 cm <
Usar estribos: @25 c/20
3.5.6.10. Disefio de columna
Columna propuesta:
22 @32
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stribos @20 c/50

1000m
Diametro de la columna= 100 cm
Radio de giro= 25 cm
Recubrimiento= 5 cm
Ay = 7853,982 cm?
Iy = 4908739 cm*
Armadura propuesta
Longitunal 18 %)
Estribos @ 20

1447646 cm?

As

3.5.6.11. Refuerzo maximo de miembros a compresion

(5.8.2.9-1)
(5.8.2.7-1)
(5.8.2.7-2)
31,25 kg/cm?
60 cm OK!
(Tabla 5.12.3-1)
32
c/ 50 cm

A, A
— + AvsTou < 0,08 (5.7.42 —1)
AQ Agfy

A < 0,08

Ag
0,018432 < 0,08 OK!
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3.5.6.12. Refuerzo minimo de miembros a compresion

Asfy Apsfpu

-4 PP > 0,135
Agf'  Agfe
A
Sfy, > 0,135
Agfe
0,369

3.5.6.13. Esbeltez
- En el
arriostrado)

r

cm

klLy _ 3360 > 22— Columna
r esbelta (5.7.4.3)
3.5.6.14. Capacidad
- En el plano pértico

Mcp = 6p My, + 65 My

Siendo:
C
Sp = mPu > 1.0
1-— P,
o, = ! >1.0
S 1 _ Zpu .
DY P,
Calculode g,
Cp = 1
P = 5457,15 kN =
u

0= 0,75

plano portico (no

k2

(5.7.4.2 — 3)

> 0,135 OK!

En el plano transversal al pértico (no
arriostrado)

—
1]
~
o
o

= cm 2,1

kL, _ 58800 >22- Columna
ro esbelta (5.7.4.3)
(4.5.3.2.2b — 1)
(4.5.3.2.2b — 3)
(4.5.3.2.2b — 4)
545715 kg
(Art. 5.5.4.2)



1,2

(4.5.3.2.2b — 5)

u= 700 cm

El = el mayor valor de:

E.l
—=% + Esl;

1+ B4
E.l,

2,5
El =—
1+ B4

El =

Por simple inspeccion, despreciando Eglg, el mayor valor es:

Ig

E.l,
2,5
1+ B4

E.
= 4908738,5

= 2,42E+11 kg cm?

= 252787,30

cm*

M4, = Momento debido a la carga permanete =

M, = Momento debido a la carga total =

Mdu

Ba =—7—=1,053

M,

Diagrama de cargas permanentes y momento

l797,5

1311947 kN

kN 857,67 kN 857,67
l 131

KN |797,58 kN ble}
947 kN

Loy

i i PPviga= 32,1 kN/m

/=111=111=11/]

=/ =1 =111=111=111=/

I=111=111=]

13,64
12,95

kg/cm?

kN m
kN m

-6 68
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Luego:
m?El
P, = L)E 3381254 kg
u
Cm
8p = P 1,274198 > 1 OK!
u
1- P,
Calculode s,
1
bg=—<5=10 453.22b—4
N 1 _ ZPu ( )
OXF
Usando p,y p, porsimplicidad,envezde xp,ysPp,, tendremos:
5= 12741976 > 1 OK!
Luego:
M.y = 6pMyp, + M5 = 16,50086 kN m

- En el plano transversal

M., = 8,Myp, + ;M (4.5.3.2.2b — 1)
Siendo:
Cin
5 = - > 1.0 (4.5.3.2.2b — 3)
OP,
5 = _t . 1.0 (4.5.3.2.2b — 4)
T 2P
DY P,
Célculo de 6,
Cn=1
p, = 5457,15 kN = 545715 kg
~ 0,75 (Art. 5.5.4.2)
P=ﬂ (4.5.3.2.2b - 5)
e = kL2 .5.3.2.
Donde:
k= 21
L, = 700 cm

El = el mayor valor de:

E.l
=%+ Elg

El =
1+ B4



E.l,

2,5
El =—
1+ B4

Por simple inspeccion, despreciando Elg, el mayor valor es:

E.,
El = 25 _
T1+p,  496E+11 kg cm?

E.= 2527873 MPa = 252787,3 kg/cm?
I, = 49087385 cm*
Mg, = Momento debido a la carga permanete = 0 kN m
M,, = Momento debido a la carga total = 2459,84 kN m
M
u
Luego: 5
p= Bl 2066094 kg
¢ (kLy)?
Cm
8 = = 1473 > 1 OK!
1 —2u
@F,
Calculode s,
1
0s=—<-2=1.0 4.5.3.2.2b—4
N 1 _ Z Pu ( )
X Fe
Usando p, y P, por simplicidad, envezde xp, y 5P, , tendremos:
85 = 1,4726728 > 1 OK!
Luego:
M, = 8,Myy, + 8, M,, =  3622,539  kN'm

El momento combinado es:

M, = /Mg,, + M2 = 3622,58 kKN m
P —_

u = 5457,15 KN

3.5.6.15. Diagrama de interaccion de la columna circular
Considerando que:

2P,
—Si 01f/A;>P, >0 =———+09  (Art. 55.4.2)
fc Ag
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—Si 0,1f/Ay<P,~ 8 =075

Donde:
0,1f/Ay = 196349,54 Kg = 1963,495 < 5457,15 kN

Se det. el diagrama de interaccion de la columna con la cuantia de armadura propuesta

d1=90mm
As1
As2 —————
As3 ———
As4d
As5 ___ _d4=276mm- |
ASB d5=383mm- d9=812
s _ = mm
As7 __ d6=500mm- d10=877mm
ASS o d7=617mm- d11=910mm
As9 d8=724mm-'
As10____~©
As11——————
Longitunal 18 @ 32
Estribos g 20 c/ 50 cm
Asl = AsZ = As3 = As4 = AsS = As6 = As7 = ASS = As9 = ASlO = Asll =
16,085 cm?

El centroide plastico se encuentra a la mitad de la seccion: yo= 50 cm
El area en compresion del concreto sera:

(=)
6 = cos — 5y —

A, = 90 2(9 — cosf senB)

Condicion de carga concéntrica

Poo = 0,85 f(Ay — Agt) + Agef, = 2362032 kg=  23620,32
Condicidn balanceada

fy = 5000 kg/cm?

E,= 2070000 kg/cm?2

& =&y = g—y =0,0024

N

- 0003 . _ 4542551 cm
0.003 +0,0024
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a, = 0,85 ¢, = 38,61169 cm
(c—dy
fsi=16 c
fo= 4811,240- f, =f,= 5000 kglcm? c,, = 804248 kg
foo= 4375362 kg/cm? Cs, = 70377,5 kg
foa=  3930,022 kg/cm? C,; = 96780,2 kg
foo= 2354471 kg/cm? C,, = 378716 kg
fis = 941,168 kg/cm? C,s = 15138,7 kg
feo = -604,218 kg/cm? C = "9718,8 kg
f.,= -2149,605 kg/cm? T, = -34576 kg
fig= -3562,908 kg/cm? T = -97309 kg
fio= 4725250 kg/cm? T, = -76005 kg
fe10 = -5583,99 kg/cm? Too = -89815 kg
fo, = -6819,677 kg/cm? T, = -96826 kg

g = 1,3410133 rad
A, = 2798,0841 cm?

2R3(senf)®

37 4, 0,27495 m

C,= 05 4, = 5945929 kg
Ppp = Ce+ Csq + Cop + Cs3 + Cgp + Cs5 + C + Ty + Tog + Tsg + Ts10 + Ts11 + Ts12 =

490934 kg= 4909,3 kN

M;p=C,(0,252)+Cq1 (0,50-0,090)+C; (0,50-0,123)+Cy3(0,50-0,187+C4 (0,5-0,276)+C  (0,5-0,383)
+Cy(0,50-0,50)+ T,(0,617-0,50)+T(0,724-0,50)+T(0,812-0,50)+T;;0(0,877-0,50))

+T41(0,910-0,50)= 365172,3 kgm = 3651,7 kNm
Luego:
oo = Mnb _ 074383 m
b
Pnb

Condicidn de flexion pura
Un punto en la zona de falla fragil

¢ > ¢, = Asumimos:c = 80 cm
a=pc= 68 cm
g = 1,939064 rad
A, = 9687318 cm?
2 R3(senB)3

34 - 011898 m



C. =085 fc,Ac _1208555 kg

fi=6 (c—d;)

£, =532500 f,=f, = 5000 kglcm?
fir =5077,50 - f, = f, = 5000 kg/cm?
fo3 =4597,50 kg/cm?

fsa =3930,00  kg/cm?2

fss = 3127,50  kg/cm?

fee = 2250,00  kg/cm?

fo; =1372,50  kglem?

f.e = 570,00 kg/cm?

foo = -90,00 kg/cm?
fi1o = 977,50 kg/cm?

forq = ~825,00 kg/cm?
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C,, = 804248 kg

C,, = 804248 kg
C,; = 739506 kg
C,, = 632139 kg
C,s = 503057 kg
C,o = 361911 kg
C., = 22076,6 kg

o= 916842 kg
T, = -1447,6 kg
T =-92891 kg
Ten = -13270 kg

Ppp =Cc+ Cs1 + Cop + Co3+ Co4 + Co5 + Cop + Ty + Tsg + Tgg + Ts10 + Tsqq + Ts12 =
1600304 kg = 16003 kN

M, = €.(0,252) + C4;(0,50 = 0,090) + €, (0,50 — 0,123) + C3(0,50 — 0,187 + €4, (0,5 — 0,276) + C

(0,5 — 0,383) + C55(0,50 — 0,50) +

T,10(0,877 — 0,50)) + T3, (0,910 — 0,50) =

264316,6 kgm = 2643,2 kN m

Un punto en la zona de falla ductil

¢ < c¢p > Asumimos:c = 30
a= ﬁlc = 25,5
g = 1,059 rad
A, = 1578,906 cm?
3
ZR3(sen)’ g 34962 m
3 A
CC = 0,85 fc,AC — 335517,6 kg
P Gal)
C
fo = 4200,00 kg/cm?
fs2 = 3540,00 kg/cm?
fs3 = 2260,00 kg/cm?
fsa = 480,00 kg/cm?
fss =-1660,00 kg/cm?
fse =-4000,00 kg/cm?

T47(0,617 — 0,50) + Tyg(0,724 — 0,50) + T59(0,812 — 0,50) +

cm
cm

C,, = 67557 kg
56941 kg
T, = 36352 kg
T. = 7720,8 kg
T, =-26701  Kg
T —-64340 kg

s6 —

O
N
I



P (kN)
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for = -6340,00 kglcm? 7, = f, =-5000 kg/cm? T,, = -80425 kg
fie = -8480,00 kglem? - fo = f, =-5000 kg/cm? Cs = 80425 kg
foo = -10240,00 kg/lcm? - fo9 = f, =-5000 kglcm? T = -80425  Kg
fiio = ~11540,00 kglem? — £, = f,, =5000 kg/lcm? T =-80425 kg
fs11 = -12200,00 kg/cm? - fs11 = f, =5000 kg/cm? -80425 kg

511'_

Pop = Cc+ Cs1 + Csp + Co3 + Cs4 + Cs5 + Cs6 + Ts7 + Tsg + Tsg + Ts10 + Ts11 + Ts12 =
10923,2 kg = 109,23 kN
M,;,=C.(0,252)+C,; (0,50-0,090)+C,,(0,50-0,123)+C;3(0,50-0,187+Cy (0,5—0,276)+C85 (0,5-0,383)+
CS6(0750'0:50)+ TS7(07617'0750)+TSS(09724'0:50)+TS9(07812'0750)+T810(09877'0950)

T,;1(0,910-0,50)=
2985485 kgm = 2985,5 kN m

M (KN m) | P (kN) | [Mu (kN m)[Pu (kN)
2643,1661|16003,04| | 3622,58 |5457,15
3651,7227 | 4909,345
2985,485 | 109,2324

Como se aprecia en el diagrama de interaccién de la columna circular, Pu= 5457,15
kN y Mu= 3622.58 kKN m, estan dentro de la zona de resistencia por lo que la
propuesta de acero y geometria de la seccidn son adecuados.

Diagrama de interaccion resultante

17000
16000
15000
14000
13000
12000
11000
10000
9000
8000
7000
6000
5000
4000
3000
2000
1000
0

2500 2600 2700 2800 2900 3000 3100 3200 3300 3400 3500 3600 3700

M (kN m)



3.5.6.16. Célculo de estribos
Combinacién critica, Estado Limite de Resistencia |, con n=1
v, =284,38 kN = 28438 kg

Disefio de estribos:

Cortante actuante = 28438 kg
Cortante resistente (5.8.2.1-2)
V. = oV, (5.5.4.2)
y 0_5; 4(_)3 iy (5.8.3.3-1)
. n— Yc S -
siendo V,, el menor de {Vn — 0,25f/byd, _pr (5.8.3.3-2)
Donde:
Constante resistente concreto V. = 0,0834+/f/b,d,, (N) (5.8.3.3-3)
V. = 0,53/ f/byd, (kg)
Para p=2(Art.5.8.3.4)
Cortante resistente acero (5.8.3.3-4)

- Ay fyd,(cotf + cota) sina

$ s

con { @ = 45° (Art. 5.8.3.4)
a = 90° (angulo de inclinacion del estribo)

Cortante resistente concreto (\Vc)

d, = 54,694 cm

v, = 0,53\/EAV — 19688,73 kg
Donde:

4 _54,694 cm

d, = peralte de corte efectvo = d, — >

Cortante resistente del acero (Vs)
Se propone estribos @20 (As=3,14 cm?) espaciados cada 50 cm

S= 50 cm (espaciamiento asumido de estribos)
Av= 6,28 cm? (asumiendo 2 ramas @20)
AU d17
Vs = é’ = 3434793 kg
Componente fuerza pretensado (Vp=0)

Cortante nominal resistente
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Vo=V +V,+V, = 54036,66 kg
Vo = 0,25f/A, +V;, = 146842,5 kg
V, (el menor) = 54036,66 kg
Cortante resistente total
V=gV, = 48632,99 kg
V.=V,
48633 > 28438 OK!
Refuerzo transversal minimo
A > 0,27 fc _— (cm ) (5825-1)
E
A, = 2,335 cm?
A . = 2,335 < 6,28 cm2 OK!

vmin

Espaciamiento maximo del refuerzo transversal

V, — oV,
Uy = 0A, (5.8.2.9-1)
v, = 13,449 kg/cm?
También:
sivy <0,125f  Spar = 0,8d, <60cm  (5.8.2.7-1)
Sivy = 0,125f)  Spax = 0,4d, <30cm  (5.8.2.7-2)
Comov, = 13,449 kglem? < 31,25  kg/cm?
Smax = 08dy = 43755 cm
Smax = 60cm
Luego s= 50 cm < 60 cm OK!

Usar estribos: @20 ¢/50

3.5.6.17. Disefio de la zapata de fundacion
Zapata combinada, este tipo de cimentacion sera conveniente, debido a que en el caso
de usar zapatas aisladas, podria traslaparse o resultar de proporciones poco

econdmicas. Se debe proveer que el punto de aplicacion de la resultante de las cargas
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actuantes coincida con el centro de gravedad de la zapata combinada para poder
considerar una reaccion uniforme repartida del terreno.

Para el analisis de zapatas combinadas se usara el método convencional:

Método rigido, de acuerdo a las siguientes hipotesis:

- La cimentacion es infinitamente por lo tanto La deflexion de La cimentacion no
influye en La distribucion de las presiones.

- La presion del terreno esté distribuida en una linea recta o en una superficie plana.

Qy Q,

Cimentacion \I/ \|/ \L

Infinitamente Ss:-

Rigida W, G B B O T O O
fic= 250 [kg/cm?]
fy= 5000 [kg/cm?]
qo= 15 [kg/cm?]
= 5 [cm]
Columna 1
Pl(estado de servicio) — 3776,32 kN = 377632 kg
Pl(estado de resistencia) — 5457,15 KN = 545715 kg
Mlx(estado de servicio) — -233 kN m = -23300 kg m
Mlx(estado de resistencia) 6,34 kN m =634 kg m
Mlv(estado de servicio) = 1604,69 kN m = 160469 kg m
Mly(estado de resistencia) = 2459 84 kN m = 245984 kg m
Didmetro columna= 1 m
Columna 2
PZ(estado de servicio) = 3601’45 kN = 360145 kg
PZ(estado de resistencia) 5457,15 KN = 545715 kg
MZx(estado de servicio) = _244’08 kN m = -24408 kg m
MZx(estado de resistencia) — _6’34 KN m =-634 kg m
MZy(estado de servicio) — 1604169 KN m = 160469 kg m
MZV(estado de resistencia) — 2459’84 KN m = 245984 kg m
Didmetro columna= 1 m
Df (Nivel de cimentacion)= 4 m

I= 5 m
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3.5.6.17.1. Dimensionamiento en planta
Zapata combinada rectangular

Se realizara el andlisis de manera que la resultante este en el centro de la zapata, es
decir cuando la excentricidad es igual a cero.

-~

[ L/2 T L/2 -‘

Cb o
[ (1@ B
1000mm

N m

|
L

En el caso de una zapata combinada, la geometria seré calculada con la resultante, es
decir con la sumatoria de las cargas de las dos columnas:
R Areq = 491851,3 cm?

Oadm

Areq =

R = Resultante total estado de servicio
Donde: Ayeq = Arearequerida de la zapara L. b
g, = Resistencia admisible del suelo

R = Epi _ 737777 kg

posteriormente se realiza la sumatoria de momentos sobre el eje x:

D D L
ZMO=Rx=P1<E)+P2(Z+E>+M1X+M2x=R(§>

L=p 5,75216 m
Entonces: P=la. 8550725 OK
Cambiar la geometria:
Aumentando 2 m a cada lado
L= 9,75216 m Asumo: 11
p—_ _ 4471376 OKAsumo: 7 m
Lqq
737777 kg

R =
R, = 1091430 kg
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R, 1,417442 kg/lcm? < 15 kg/cmz OK!
qu = B
L= 11 m
B= 7 m

3.5.6.17.2. Para la altura de la zapata

Se tendra una distancia desde la cara inferior de hormigon hasta la capa de refuerzo
de 7 cmen la direccion x y 5 cm en la direccién

>>VERIFICACION A CORTE POR PUNZONAMIENTO

>> vC:0,53(1+%)*\/ﬁ

v, = 19,046 kg/cm?

+ 2) *./f'c
(0]
*¢=20, para cargas aplicadas en la esquina de una zapata
*¢=30, para cargas aplicadas en el borde de una zapata

x¢=40, para cargas aplicadas en el centro de una zapata

B = Relacion entre el lado largo y el lado corto de la columna

vc = Tension cortante proporcionada por el concreto.

fc ' = Resistencia especifica a la compresion del concreto a los 28 dias.
Cumpliendo los requisitos se debe verificar la siguiente relacion:

Xg* d
S>> U = 0,27( A

K= 40 d= 15 cm (min)
v, = 15,628 kg/cm?
>> p,.=106+,/f'c
v, = 16,760 kg/cm?

Usamos el menor: v.= 15,628 kglcm?

El canto util minimo sera:

n (D + d)? p,, = 545715 kg
=T a
by = (D + d) p,, = 545715 kg
6= 075
Pur

Vy1 = m = 15,628
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_ P, 15628
vuz - Q)bod -
Entonces
v, = 15,62758 < v, = 15,628 kglcm?
Iterando d = 81,607 cm
Romin = dmin + T Ropin = 86,607 cm
Se adoptara: [ h = 100 cm d= 95 cm ]

3.5.6.17.3. Analisis de esfuerzos en la viga

qy = qux B = 99220,91 kg/m
18.00
650 | 500 | 650
53441 53441.00 53441
e L Pl
ND - N2 NO3 N4
T T T - Aok
E V= -203401 kg

Vo= 153790 Kg

d i d 3
42x m > v V3= -153790 kg
NO] | NO2 ] QDE NO4

V— i V4= 203401 kg
<+ " d
g = ‘> ll

5 Vi

m Mmax =-446490 kg m

. 29T7660,00

&

136427,50

NOT—= - NO2

I,
|
| 1
{
]
e 446490,00




252

3.5.6.17.4. Calculo del refuerzo de acero por flexién en la viga
-Eje X

Los refuerzos en general seran calculados con los momentos maximos obtenidos,

donde la Asl sera calculada con las siguientes expresiones:

M
Ay = an a= Aslfy
oty (d-3) =085 .5
a
Agy * Q)fy (d - E) = Max
Iterando 44649000 = 44649000 kgcm
Segun el pre dimensionamiento: d= 95 cm
A, = 128,2399 cm2
La armadura minima para la viga se calcula con la ecuacion Ay min
14
simin — Ex BxD
Agimin = 186,2 cm?
Asi = Asi min
128,23994 > 186,2 cm? Asumir As min
Entonces el refuerzo de acero a flexion es:
Ay = 186,2 cm? Numero de barras: 37,9324
— 25 mm Asumimos: 40
Ay = 4,908739 cm? - 40025¢/17
-Eje Y B—D
m=——= 300 cm
2
Ry
gy =5 = 1559,186 kg/cm
m2
My =4qy—-= 70163357 kgcm
Ay = L{l a= Aslfy
of, (d-3) 0,85 L
a
Aslquy (dl - E) = My
Iterando 70163357 = 70163357 kgcm

A = 201,522 cm?



La armadura minima sera:

smin — 7 X LxD
Iy
smin = 292,6
As = As min
201,5218 > 292,6
Por tanto A, = 2926 cm?

Entonces el refuerzo de acero a flexion es:
Ay = 2926 cm?
0= 25 mm
Ag= 4,908739 cm?

253

cm?2

cm2 CONSIDERAR Asmin

Numero de barras: 59,608

Asumimos: 60

- 60025¢/18

3.5.6.17.5. Calculo del refuerzo de acero por corte en la viga

El Reglamento permite disefiar a corte con el esfuerzo
de la columna, con este valor se calcula:

Vui = M 1%

OBd ¢

o= 0,75 Ve
v,= 203401 kg oy =
v, =  153790,14 kg by =
Vs = 153790,14 kg Vys =
v,= 203401 kg s =

Vyi < v, = Estribos 8 ¢/D/2 o ¢/60 cm

situado a una distancia de la cara

= 0,53 *./f'c

= 8,380 kg/cm?
4,078 kg/cm?
3,084 kg/cm?
3,084 kg/cm?
4,078 kg/cm?

vy > V. = Refuerzo adicional, realizar el calculo con la siguiente ecuacion:

4,078 kg/cmz < 8,380

Vu1 =

by = 3083  kglem® < 8380
Uy3 = 3,083 kg/cmz < 8,380
Uy = 4,078 kg/cmz < 8,380

3.5.6.17.6. Transferencia de esfuerzos

fa S fau
_ . _h_ 69,483  kg/cm?
fal - faz - Ao =
fou=085-0-f' = 138,125  kg/cm?

fo= 69,4826 <f.= 138125

kg/cm? Estribos & 8 c/40cm
kg/cm? Estribos & 8 c/40cm
kg/cm? Estribos @ 8 c/40cm
kg/cm? Estribos & 8 ¢/40cm

kg/cm? OK!



3.5.7. Disefio estribo en voladizo (Estribo 1)

Propiedades de los materiales
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Densidad del concreto (A3.5.1) 2400 kg/m?
Resistencia a la compresion del concreto (A5.4.2.11) 250 kg/cm?
Resistencia del refuerzo de acero(A5.4.3) 5000 kg/cm?
Peso especifico del tipo de suelo 2179 kg/ms
Peso especifico del agua 1000 kg/m3
Capacidad admisible (FS=3) 1,5 kg/cm?
Angulo de friccion interna= @= 33,6 °
Angulo de friccion entre el suelo y el muro= 6= 0°
Angulo del material del suelo con la horizontal= = 0°
Angulo de inclinacion del muro del lado del terreno= 0 9 °
Altura del muro= 11,29 m
Ancho del estribo= 9 m
Profundidad de fundacion= h= 4 m
profundidad del nivel freético= 2,6 m
Recubrimiento de los refuerzos de acero (A5.12.3-1)
Recubrimiento de estribos 75 mm

Resumen de cargas

DC (kN) DW (kN) PP (kN) | LL (kN) | IM (kN)
Viga exterior 165,24 31,71 233,55 309 69,1699
Viga interior 195,285 37,47 233,55 354 79,2523
Total cargas (kN)

DC+PP DW LL+IM BR

1655,25 138,36 1622,9 162,5
Cargas por metro lineal (kN/m)

DC+PP DW LL+IM BR

183,917 15,373 180,325 | 18,056
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3.5.7.1. Pre dimensionamiento
Para la altura H=11,289m, probamos una seccion preliminar de estribo con:

1
B = ancho del cimiento = §H~—H =

3 5645 . 7,5260 m Adoptado: 7
D = altura del cimiento = 0,1 H = 1,1289 m Adoptado: 1,2 m
2,33333 m Adoptado: 3,8 m

3

B
Lyuntqa = longitud de punta = 3=

H
tsup = grosor menor de pantalla = 7 0,47038 m Adoptado: 0,5 m
ting = grosor mayor de pantalla = 0,1H = 1,1289 m Adoptado: 1,2 m
N > Ny = 0,25m = (adoptado) = 0,7 m

Npin = longitud minima de cajuela

= (200 + 0,0017L + 0,0067H")(1 + 0,00012552%) = 0,2521 m
=conlL =30000mm, H =0, S°=6°

BR= 18.056 kKN/m

B
1800mm
700mm
250mm-
Emi=mEn= WS. WL 095k
h viga=1989mm —
995mm
el Pbc=183.917 kN/m
ez ~/,Pow=15.373kN/m
t2 1P L+m=180.325 kN/m
t superior
H=11.289m S5

=//=/11=1//=//I4

h=4 m

kL talon—-t inferior & L punta

w



466'mm

Terreno equiv. por s/c

600mm

Las medidas adoptadas se muestran en el grafico siguiente:

BR
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$>
1801mm

LS
- JE VOOmm
250mm
Poc, bw, LL+M

LS

5645mm

mm

==

/114

WS, WL 9951mm
1 —_—

995mm

mm

@

mm

H=11289mm

710

mm

225mm-:

1

25mm

=t superior=500mm

// bri=r=1=
2

punta 3800mm

|nfer|0r— 200mm

h=401

Ycg.

omm

NF=2600mm

/—Cotz

D=1200mm- L

3.5.7.2. CASO | - ESTRIBO CON PUENTE
CARGAS VERTICALES (considerando franjas de 1 m de long. de estribo)

Cargas DC

Peso propio estribo de concreto armado (DC)

B=7000mm

Elemento Volumen DC Xa Y. X.DC | Y.DC
k
(m3) (kg/m) (m) (m) (kg m/m) En/gm)
1 0,497| 1193,4| 51125| 10,295| 6101,26| 12286
2 0,380 912 4,75 9,1 4332| 8299,2
3 0,068| 162,000 5,075 8,7 822,15| 1409,4
4 3,850 9240 4,75 5,25 43890| 48510
5 0,068 162 4,35 8,7 704,7| 14094
6 2,485 5964 | 4,2667 3,567 | 25446,6| 21274
7 8,400| 20160 3,5 0,6 70560 | 12096
Y= 37793,4 151857 | 105284

YDC =

37793 (kg/m)



Yxq,DC
*=5pc — 40181 (M)
XYa ' DC
Ya = SDC 2,7858 (m)
Peso propio superestructura:
Ppc = 18391,7 (kg/m)
X4 = 3,35 (m)
Cargas DW
Peso asfalto en superestructura:
Ppw = 1537,33 (kg/m)
X4 = 3,35 (m)
Cargas EV (peso del terreno)
Elemento Volumen |EV Xa Y. X+ EV Y. EV
(kg
(md) (kg/m) | (m) (m) (kg m/m) | m/m)
8 17,908 | 42979,1| 6,112| 6,246| 262689| 268448
9 0,0675 162 5,15 8,5 834,3 1377
10 1,5975|3834,000| 5,112 3,55| 19599,4| 13611
11 0,3864| 927,36| 3,892| 3,067| 3609,29| 28442
12 10,64| 25536 1,9 2,6| 48518,4| 66394
Y= 73438,5 335250 | 352673
YEV = 73439 (kg/m)
YxqEV
Xa = YEV 4,565 (m)
XVa ' EV
Ya = SEV 4,8023 (m)

Cargas LL+IM
Carga viva e impacto desde la superestructura:

Priyiv =
xA -

18032,5
3,35

(kg/m)
(m)

257
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Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)
Altura equivalente de suelo por S/C (Tabla 3,11,6,4-1):

Por cargas vehiculares actuando sobre el terreno, agregamos una porcién equivalen
te de suelo. En este caso:

h'= 0,6 m
Terreno equivalente extendido en el talon del estribo:
I'= 3,075 m
Entonces:
LS, = 4020,26 (kg/m)
Xy = 5,4625 (m)
Resumen cargas verticales
CARGA TIPO V (kg/m) | X, (m) |M, (kg m/m)
DC DC 37793,4| 4,0181 151856,7
PDC DC 18391,7 3,35 61612,08
PDW DW 1537,33 3,35 5150,067
EV EV 73438,5| 4,565 335249,9
PLL+IM LL+IM 18032,5 3,35 60408,82
LSy LS 4020,26 | 5,4625 21960,64
Y= 153214 636238,2

CARGAS HORIZONTALES (considerando franjas de 1 m de longitud de estribo)
Calculo del coeficiente de empuje activo (k,)

Angulo de friccion interna= @= 336 °
Angulo de friccion entre el suelo y el muro= 6= 0o
Angulo del material del suelo con la horizontal= = 0 o
Angulo de inclinacion del muro del lado del terreno= 0 90 -

Para 6=pB=0y 6=90°, las formulas AASHTO (3,11,5,3-1) y (3,11,5,3-2) se convierten
en:

ka = tg* (45° —%> = 0,28751
Cargas actuantes:
Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)
Componente horizontal de la sobrecarga por carga viva:



p” =k,- h'- Ve = 375,885 kg/m2
LS, =H(p") = 4243,36 kg/m
Ya = 5,6445 m

Cargas EH (presion lateral del terreno)
Por H=10,289m de terreno:

p= ’ia "H-y = 7072,27 kg/m?
EH = EH(p) = 39919,4 kg/m
Ya = 3,763 m

CARGA DE VIENTO (WL, WS) (A.3.8)
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Cargas EH (presion lateral de agua)
Por H= 1,40 m de terreno:
p=kq h Vogua= 402,51 kg/m?
_1 0 281,76 kg/m
EH = 2h(p) =

Y4 = 0,4667 m

Fuerza de viento sobre la superestructura (3.8.1.2.2) WS
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Longitud tributaria

Ltrib= 15 m
Hsup= 2,65 m
Area tributaria Atrib= 39,75 m?

Para calcular las fuerzas de viento, necesitamos encontrar las presiones de disefio,
se pueden utilizar las presiones basicas de la tabla(A3.8.1.2.2-1)

Presiona de disefio Mpa
Grados Carga lateral Carga longitudinal
0 0,0024 0
60 0,0008 0,0009
Fuerza de disefio N
Grados Carga lateral Carga longitudinal
0 95400 0
60 31800 35775

Fuerza de viento sobre los vehiculos WL (A3.8.1.3)
Longitud tributaria

Ltrib=

15 m

La componente del viento sobre la sobrecarga viva:

Componente del viento N/mm
Grados Componente normal | Componente paralela
0 1,46 0
60 0,5 0,55

Fuerza de disefio N

Grados Componente normal | Componente paralela
0 21900 0
60 7500 8250

Fuerza de viento sobre la subestructura WS (A3.8.1.2.3)

Las fuerzas transversales y longitudinales a aplicar directamente a la subestructura

se deberan calcular en base a una presion basica del viento

supuesta de

0,0019 Mpa



Angulo de ataque 0°
Area proyectada

Apro= 4,37373 m?
Fuerza a 0°
F= 8310,08 N

Angulo de ataque 60°
Area proyectada del cabezal Apl

Pt= X4 cos(60°)=  0,5745 m

261
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Apl= (Pt)*(H-h)= 4,1875 m?
Festribo= 7956,31 N
Fnormal= 3978,15 N
Fparalela= 6890,36 N

Resumen de carga de viento (kg)

WS superest | WS estribo | WL
Normal 9540,000 397,815 (2190,00
Paralela 3577,500 689,036 | 825,00
Y (m) 10,294 10,294 | 10,294
Cargas BR (frenado)
BR = 1805,56 kg/m

Vu = 13,089 m
Resumen cargas horizontales
Mh (kg

CARGA TIPO H (kg/m) | Ya (m) | m/m)
LSx LS 4243,36| 5,6445 23951,65
EH EH 40201,2| 3,763 151277
WS superest WS 397,500| 10,294 4091,865
WS estribo | WS 76,560 10,294 788,1046
WL WL 91,667 | 10,294 943,6167
BR BR 1805,56| 13,089 23632,92
Y= 46815,8 204685,2

A) ESTADOS LIMITES APLICABLES Y COMBINACIONES DE CARGAS
Tomamos en cuenta los estado limites de Resistencia | y Evento Extremo | aplicables

en este caso y con un valor n=nD nR nl=1

Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento observando en el grafico
las cargas actuantes, utilizamos los factores y maximos para las cargas horizontales
que generan vuelco alrededor del punto Ay deslizamiento en la base (EH y LS)y
los factores de carga y minimos en las cargas verticales que generan estabilidad
(DC y EV) para de esta manera maximizar las condiciones criticas de vuelco y

deslizamiento en la estructura. Este caso sera denominado la. para el chequeo de
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presiones en la base empleamos los factores y méximos en cargas verticales y
horizontales. A este caso lo denominaremos Ib.
El chequeo de agrietamiento por distribucion de armadura en la pantalla se realizara

para el estado limite de Servicio I.

ESTRIBO CON PUENTE
CARGAS VERTICALES Vu

TIPO DC DW EV LL+IM |LS >
CARGA DC PDC PDW EV PLL+IM | LSV Vu (kg)
V (kg) 37793,4| 18391,7| 1537,3| 73438,5| 18032,5| 4020,3 153214
Resistencia 0,9 09| 065 1 o] 175
la 34014,1| 16552,5| 999,27 | 73438,5 0| 70354 132040
Resistencia 125  125| 15| 135|175 175
Ib 47241,8| 22989,6 2306(99141,98 | 31556,8| 7035,4 210272
v Extremo 0,9 09| 065 1 0| 05
la 34014,1| 16552,5| 999,27 | 73438,5 0| 2010,1 127014
Ev Extremo | 125|  125] 15|  135] 05| 05
Ib 47241,8| 22989,6 2306(99141,98 | 9016,24| 2010,1 182706
Servicio 1 1 1 1 1 1

37793,4| 18391,7| 1537,3| 73438,5| 18032,5| 4020,3 153214

MOMENTO ESTABILIZADOR (POR CARGAS VERTICALES) Mvu
TIPO DC DW EV LL+IM |LS >
CARGA |DC PDC  |PDW |EV PLL+IM LSV | Mvu (kg m)
MV (kg M) 151857 | 61612,1| 5150,1|335249,9| 60408,8| 21961 636238
Resistencia 0,9 0,9 0,65 1 0| 1,75
la 136671| 55450,9| 3347,5|335249,9 0| 38431 569150
Resistencia 125  125| 15| 135|175 175
Ib 189821 | 77015,1| 7725,1|452587,4| 105715| 38431 871295
Ev. Extremo 0,9 09| 0,65 1 0 0,5
la 136671| 55450,9| 3347,5|335249,9 0| 10980 541700
Ev Extremo | 125 125] 15|  135| 05| 05
Ib 189821 | 77015,1| 7725,1|452587,4| 30204,4| 10980 768333
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Servicio 1 1 1 1 1 1

151857 | 61612,1| 5150,1|335249,9| 60408,8| 21961 636238

CARGAS HORIZONTALES Hu
TIPO LS EH WS WL BR >

WS WS

CARGA (LS)cosd | (EH)cosd | superest | estribo | WL BR Hu (kg)
H (kg) 4243,36| 40201,2| 397,5|76,55961| 91,6667 | 1805,6 46815,8
Resistencia 1,75 0,9 0 0 0 1,75
la 7425,88| 36181,1 0 0 0| 3159,7 46766,7
Resistencia 1,75 1,5 0 0 0] 1,75
Ib 7425,88| 60301,8 0 0 0| 3159,7 70887,4
Ev. Extremo 0,5 0,9 0 0 0 0,5
la 2121,68| 36181,1 0 0 0| 902,78 39205,5
Ev. Extremo 0,5 15 0 0 0 0,5
Ib 2121,68| 60301,8 0 0 0| 902,78 63326,2
Servicio 1 1 0,3 0,3 1 1

4243,36 | 40201,2| 119,25|22,96788| 91,6667 | 1805,6 46484

MOMENTO DE VUELCO (POR CARGAS HORIZONTALES) MHu
TIPO LS EH WS WL BR >

WS WS

CARGA (LS)cosd | (EH)cosd | superest | estribo | WL BR MHu (kg m)
MH (kgm) | 23951,6| 151277 | 4091,9|788,1046| 943,617 | 23633 204685
Resistencia 1,75 0,9 0 0 0 1,75
la 41915,4| 136149 0 0 0| 41358 219422
Resistencia 1,75 1,5 0 0 0 1,75
Ib 41915,4| 226916 0 0 0| 41358 310189
Ev. Extremo 0,5 0.9 0 0 0 0,5
la 11975,8| 136149 0 0 0| 11816 159942
Ev. Extremo 0,5 15 0 0 0 0,5
Ib 11975,8| 226916 0 0 0| 11816 250708
Servicio 1 1 0,3 0,3 1 1

23951,6| 151277 | 1227,6(236,4314| 943,617 | 23633 201269




B) CHEQUEO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS
a) Vuelvo alrededor del punto "A"
Calculo de emax:
- Estado limite de Resistencia (AASHTO, Art. 11.6.3.3):
Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad
central (e<B/4), excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendra en

los % centrales (e<3/8B).

Es decir:

B

€max Z =

- Estado limite de Evento Extremo (AASHTO, Art. 11.6.5):
Cuando YEQ=0, se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de los

1,75 m

2/3 centrales del cimiento para cualquier suelo (e<1/3B).

Cuando YEQ=1, mantener

para cualquier suelo (e<2/5B).

Para valores

de YEQ

entre 0 y 1.0, interpolar
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la resultante dentro de los 8/10 centrales del cimiento

linealmente entre los valores

especificados. En nuestro caso, utilizando YEQ=0.5, la interpolacion sefnala el limite

e<11/30B.
Es decir:
emax = %B = 25667 m
Estado Vu Mvu MHu Myy — Mpy _|(B
o = =|G-)| emax

(kg/m) | (kg m/m) | (kg m/m) (m) (m) (m)
Resistencia 1,75
la 132040 569150 219422 | 2,648657829 0,8513|O0.K.!
Resistencia 1,75
Ib 210272 | 871295 310189 | 2,668484494 0,8315|0.K.!
Ev. Extremo 2,57
la 127014 541700 159942 | 3,005627075 0,4944 | 0O.K.!
Ev. Extremo 2,57
Ib 182706 768333 250708 | 2,833110561 0,6669 | O.K.!

b) Deslizamiento en base del estribo

u=tg Of =

Con:

0,6644 (Art. 10.6.3.3)




OT= 0,8 estado limite de Resistencia (Tabla 10.5.5.2.2-1).
OT= 1 estado limite de Evento Extremo (Art. 11.6.5)
Estado Vu RESISTENTE (kg/m) ACTUANTE (kg/m)

(kg/m) Fe = u(@:Vy) Hu

Resistencia la 132040 70181,61231 46766,66 O.K.!

Resistencia Ib 210272 111763,2946 70887,36 O.K.!

Ev. Extremo la 127014 84388,20159 39205,51 O.K.!

Ev. Extremo Ib 182706 121389,3622 63326,22 O.K.!

C) Presiones actuantes en la base del estribo
Capacidad de carga factorada del terreno (qR)
1) Estado limite de Resistencia, con @b=

0,45 (Tabla 10.5.5.2.2-1):

FS= 3
qr = B4, (10.6.3.1.1 — 1)
qr = Op(FS * qaam) = 2,025 kg/cm2
2) Estado limite de Evento Extremo, con @b= 1 (Art.11.6.5.):
FS= 3
qr = (Z)bqn (10.6.3.1.1-1)
dr = Q)b(FS ) Qadm) = 415 kg/cm2
3) Estado limite de Servicio
Qadm = 1,5 kg/cm?
lV[vu -M u = E — _
Estado Xo = = e |(2 x") 1= 832
(m) (m) kg/cm?
Resistencia la 2,6487 0,8513| 2,001764 <2,0250.K.!
Resistencia Ib 2,6685 0,8315| 2,005628 <2,025 O.K.!
Ev. Extremo la 3,0056 0,4944 2112944 <45 0.K.!
Ev. Extremo Ib 2,8331 0,6669| 3,224471 <450.K.!
Servicio | 2,8390 0,6610| 1,479409 <150.K.!

3.5.7.3. CASO Il - ESTRIBO SIN PUENTE
A) ESTADOS LIMITES APLICABLES Y COMBINACIONES DE CARGAS
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ESTRIBO SIN PUENTE
CARGAS VERTICALES Vu

TIPO DC EV LS >
CARGA DC EV LSY Vu (kg)
V (kg) 37793,4| 734385 4020,3| 115252,2
Resistencia la 0,9 1 1,75

34014,1| 73438,5 7035,4 114488
Resistencia Ib 1,25 1,35 1,75

47241,8 99142 7035,4| 153419,2
Ev. Extremo la 0,9 1 0,5

34014,1| 734385 2010,1| 109462,7
Ev. Extremo Ib 1,25 1,35 0,5

47241,8 99142 2010,1| 148393,9
Servicio 1 1 1

37793,4| 73438,5 4020,3| 115252,2

MOMENTO ESTABILIZADOR (POR CARGAS VERTICALES) Mvu

TIPO DC EV LS >
Mwvu (kg

CARGA DC EV LSV M)
MV (kg M) 151857 335250 21961 | 509067,2
Resistencia la 0,9 1 1,75

136671 335250 38431| 510352,1
Resistencia Ib 1,25 1,35 1,75

189821 452587 38431| 680839,4
Ev. Extremo la 0,9 1 0,5

136671 335250 10980| 482901,3
Ev. Extremo Ib 1,25 1,35 0,5

189821 452587 10980 653388,6
Servicio 1 1 1

151857 335250 21961 | 509067,2

CARGAS HORIZONTALES Hu

TIPO LS EH EQ Y
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CARGA (LS)cosdé | (EH)cosd | (EQterr)cosd | EQestribo | Hu (kg)
H (ko) 4243,36| 40201,2 397,5| 91,66667 44933,7
Resistencia la 1,75 1,5 0 0

7425,88 60301,8 0 0 67727,6
Resistencia Ib 1,75 1,5 0 0

7425,88 60301,8 0 0 67727,6
Ev. Extremo la 0,5 15 1 1

2121,68 60301,8 397,5| 91,66667 62912,6
Ev. Extremo Ib 0,5 1,5 1 1

2121,68 60301,8 397,5| 91,66667 62912,6
Servicio 1 1 0 0

4243,36| 40201,2 0 0 444445

MOMENTO DE VUELCO (POR CARGAS HOR) MHu
TIPO LS EH EQ >
MHu (kg

CARGA (LS)cosdé | (EH)cosd | (EQterr)cosd | EQestribo | m)
MH (kg m) 23951,6 151277 4091,9| 943,6167 180264
Resistencia la 1,75 1,5 0 0

419154 226916 0 0 268831
Resistencia Ib 1,75 1,5 0 0

41915,4 226916 0 0 268831
Ev. Extremo la 0,5 15 1 1

11975,8 226916 4091,9| 943,6167 243927
Ev. Extremo Ib 0,5 15 1 1

11975,8 226916 4091,9| 943,6167 243927
Servicio 1 1 0 0

23951,6 151277 0 0 175229

B) CHEQUEO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS
a) Vuelvo alrededor del punto "A™

Calculo de emax:

- Estado limite de Resistencia (AASHTO, Art. 11.6.3.3):
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Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad
central (e<B/4), excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendrd en

los % centrales (e<3/8B).
Es decir: B

max = 4 = 1,75 m
- Estado limite de Evento Extremo (AASHTO, Art. 11.6.5):

Cuando YEQ=0, se debe mantener la resultante en la base del cimiento
dentro de los 2/3 centrales del cimiento para cualquier suelo (e<1/3B).
Cuando YEQ=1, mantener la resultante dentro de los 8/10 centrales del cimiento
para cualquier suelo (e<2/5B).

Para valores de yEQ entre 0 y 1.0, interpolar linealmente entre los valores
especificados . En nuestro caso, utilizando YEQ=0.5, la interpolacion sefiala el

limite e<11/30B.
Es decir: 11
Cmax = %B = 2,5667 m
Estado \Vu Mvu MHu _ My — My, B
e
(kg/m) | (kg m/m) | (kg m/m) (m) (m) (m)

Resistencia la 114488 | 510352| 268831| 2,109576081 | 1,3904|1,750.K.!
Resistencia Ib 153419 | 680839| 268831 2,685508384 | 0,8145|1,750.K.!
Ev. Extremo la | 109463 | 482901| 243927| 2,183158861 | 1,3168|2,57 O.K.!
Ev. Extremo Ib | 148394 | 653389| 243927| 2,759290499 | 0,7407|2,57 O.K!!

b) Deslizamiento en base del estribo

Con:
u=tgQf= 0,6644 (Art. 10.6.3.3)
OT= 0,8 estado limite de Resistencia (Tabla 10.5.5.2.2-1).
OT= 1 estado limite de Evento Extremo (Art. 11.6.5)
Estado Vu RESISTENTE (kg/m) ACTUANTE (kg/m)
(kg/m) Fr = (@) Hu
AUMENTAR

Resistencia la 114488 60852,51959 67727,64 SECCION
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Resistencia Ib 153419 81545,16294 67727,64 O.K.!
Ev. Extremo la 109463 72726,83569 62912,6 O.K.!
Ev. Extremo Ib 148394 98592,63988 62912,6 O.K.!

El estado limite de Resistencia la, no es satisfactorio por lo que colocamos
un diente de concreto de seccion 0.70mx0.70m. en la base como se muestra
en la figura; consideramos la resistencia pasiva del suelo so6lo en el &mbito del
diente.

I= 0,7 m
[=111=///=///=/]I=///
2800mm
120?mm
"
| - 700mm

L l700mm Ep= ?21535ke

De la figura 3.11.5.4-1, el coeficiente de empuje pasivo, con @f=33,6° y 6=90°:
kp= 8,3

El factor de reduccion hallado por interpolacion (6/Qf=0):

of= 30 ° R= 0,467

of= 33,6 ° R= 0,391

of= 35 ° R= 0,362
k, =R kps=0) = 3,24862

La resistencia pasiva es:

ky-y-h= 28315 kg/m
ky-y-(h+1)= 33270,1 kg/m
E, = 21554,8 kg
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Para el estado limite de Resistencia la, agregando el diente de concreto se tiene:

Qr = 0:Q; + 0,Q, (10.6.3.3 - 1)
Con: OTQT= 72726,8 kg
OT= 0,8 estado limite de Resistencia (Art. 11.6.5)
Qp= 21554,8 kg
Qr = 89970,7 kg > 62912,6 kg OK!

C) Presiones actuantes en la base del estribo
Capacidad de carga factorada del terreno (QR)

1) Estado limite de Resistencia, con @b= 0.,45 (Tabla 10.5.5.2.2-1):
FS= 3
qr = D4, (10.6.3.1.1 — 1)
qr = Dp(FS " quam) = 2,025 kg/cm?
2) Estado limite de Evento Extremo, con @b= 1 (Art.11.6.5.):
FS= 3
qr = (Z)bqn (10.6.3.1.1 — 1)
qr = Op(FS " qaam) = 4,5 kg/cm2

3) Estado limite de Servicio

Qadm = 1,5 kg/cm?
lv[vu -M u — E — _ VU-
Estado = h e—|<2 xo) q=r
(m) (m) kg/cm?
Resistencia la 2,1096 1,3904 | 1,964565 <2,025 O.K.!
Resistencia Ib 2,6855 0,81452,020064 <2,025 O.K.!
Ev. Extremo la 2,1832 1,3168 | 2,506979 <4,50.K.!
Ev. Extremo Ib 2,7593 0,7407|2,688986 <4,50.K.!
Servicio | 2,8966 0,6034| 1,49391 <150.K.!

3.5.7.4. CALCULO DEL ACERO
3.5.7.4.1. DISENO DE PANTALLA



CARGAS EN BASE DE PANTALLA
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CARGA| Yp(m) M (kg
CARGA CARGA DISTRIBUIDA (kg/m) | (kg) m)

LS p" =k, -h'{y, = 0,287 0,6 2179| 3792,30 5,044 | 19128,4
EHp" =k (HD)-ve = 0,287 10,089 2179| 3188338 3,363| 107225
WS superest 397,500 10,294 | 4091,87
WS estribo 76,560 10,294 | 788,105
WL 91,667 10,294 | 943,617
BR 1805,56 13,089 | 23632,9
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a) Acero por Flexion

Momento de disefio en la base la pantalla:

Estado limite de Resistencia I, con n=nDnRnl=1:
M, = n[1,75M;5 + 1,50Mgy + 1,75Mpz]  (3.4.1—1)
M, = 235670 kgm

Estado limite de Evento Extremo I, con n=nDnRnl=1:
M, =n[0,50M,s + 1,50Mgy + 0,50Mggr] (3.4.1—1)

M, = 182218 kgm

Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnl=1:

M, = n[1,00M,5 + 1,00Mgy + 0,30My,s + 1,00My,, + 1,00Mge] (3.4.1—1)
M, = 152394 kg m

Con M, = 235670 kg m recubrimiento r= 7,5 cm
Utilizando acero principal 1832 (As=8,042cm?), arm distribucion (&16) y r=7,5cm

h = 120 cm b= 100 cm
recub = 75 mm
Das = 32 mm N° de barras: 7
Daistribucion = 16 mm
z=recub+ D, 4ice +§
z= 10,7 cm
d=h—-2z
d= 109,3 cm
_ Ak ,
a= 0:85f(;’b As = 56,297 cm
a= 13,2464 cm

M, =0 £, (d-3) A

@r = 0,90, segun Art. 5.5.4.2 para estado limite de Resistencia

M, = 260119 kgm > 182218 kg m OK!



32 mm con As=
0,14286 m

Utilizando varillas @=
La separacion sera: s=

As méximo
Una seccion no sobrearmada cumple con:

¢ <042
d — )
Donde a p1 = 0,85
c=—
B1
c= 15,584 cm
d= 109,3 cm
c/d= 0,14258 < 0,42

As minimo
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8,043 cm?

OKI!

La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de

1,2 Mcry 1,33 Mu:

b= 100

h= 120

Sﬁczzébhz Spe= 240000
7 kg

fr = 20f (5 5) fr= 250

f,= 31,781

1,2My = 1,28, .f, = 76274

1,33M, = 242350

cm
cm
cm?3

kg/cm?
kg/cm?
kgm
kgm

El menor valor es 76274,1 kg m y la cantidad de acero calculada 56,297 cm2 resiste

M, = 260119 > 76274,14
Usar: 1032 c/14
b) As de temperatura
A, . =0 756A—g
smin 4 fy
Agmin = 18,144 cm?
A min = 9,072 cm?/cara

Usaremos por cara 6 O

kg m OK!

16
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As= 2,01062 cm?

Ast= 12,0637 > 9,072 cm? OK!
Smax = 3t = 360 cm >s :16,667 cm OKlI
Smax = 45 cm

Usar: 1016 c/16

Nota: El acero de temperatura se colocard por no contar con ningdn tipo de acero en el
sentido perpendicular al acero principal de la pantalla y también en la cara de la pantalla
opuesta al relleno, en ambos sentidos.

¢) Revisidn de fisuracién por distribucion de armadura (est. Lim. de Serv.)
(Art. 5.7.3.4)
Esfuerzo maximo del acero

Z
fsa = W < 0'6fy (5.7.3.4- - 1) o
Para el acero principal:
?
d. =recub + >
< 5cm (Art.5.7.3.4)
recub = 75mm; asumir 50mm = 5cm
3,2cm 120cm
d. =5cm +
2
d. = 6,5 cm / :EC
b = ancho = 14,3 cm C
n, = numero de varillas = 1 L14cmAJ
(2d.)b
A=—m—= 185,714 cm?
b
Z= 30000 N/mm (Condicion de exposicion moderada)

30000 kg/cm (Art. 5.7.3.4)

Luego:

fsa = @y = 00

= 281753 kglem?



0,6f, = 3000 kg/cm?

281753 < 3000 kg/cmz OK!

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

M;c
fo=—n

Para el disefio por Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnl=1:

Mg = 152394 kg m/m
Para un ancho tributario de 0,14 m
M, = 21770,56 kgm

L .
Relacion modular =n = E. 8,188

65,857 cm?

Area de acero transformada:
At = relacion modular x area de acero

Ay = 65,857 cm?

Momentos respecto del eje neutro de seccién transformada:
20y (35') = 65,857(109,30 — y)
y= 23,7379 cm
c= 85,5621 cm
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Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada:

by3
I = AStCZ + T
I = 545829 cm*
: M
Luego: £ = Iscn
fs = 2794,53 kg/cm? < fea =2817,529 kg/cm? OK!

d) Revision por corte
Tipicamente el corte no gobierna el disefio de un muro de contencidn; sin embargo
revisaremos el grosor de la pantalla para confirmar que no se requiere armadura transversal.

El cort. actuante en la base de la pantalla para el est. Lim. de Resist. I, n=nDnRnl=1, es:
Vu = n[l 75VLS +1 SOVEH +1 75VBR] (34‘1 - 1)
V,= 576219 kg

El cort. actuante en la base de la pantalla para el est. Lim. Ev. Extr. I, n=nDnRnl=1, es:
V, = n[0,50V,s + 1,50V + 1,00Vg, + 0,50V (3.4.1—1)
Vo= 50624,6 kg

El cortante actuante en la base de la pantalla para el est. Lim. de Serv., n=nDnRnI=1, es:
V, = n[1,00V,5 + 1,00Vgy + 0,30Vyy5 + 1,00V, + 1,00V5z]  (3.4.1—1)
V,= 377155 kg

Luego V, = 576219 kg

Cortante resistente V. = oV, (5.8.2.1-2)
¢= 009 (5.5.4.2)
V,=V.+V, + V;, (5.8.3.3-1)
siendo V,, el menor de{ = 0,25fbyd, +V, (5.8.3.3-2)
Donde:
Constante resistente concreto Ve = 0,0835yfc byd, (N) (5.8.3.3-3)
para p=2 (Art.5.8.3.4) V. = 0,53\/f!b,d, (kg)

Cortante resistente concreto (\Vc)



b, = 100 cm
dy, = 109,300 cm
Ve=053flbudy = 91594 kg
Donde:
d, = peralte de corte efectvo = d, —% = 102,677 cm
no menor que el mayor valor de {069702(2‘3 : 98,37 cm
’ 86,4 cm
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V, +Ve+V, = 91593,79 kg
Vo = 0,25fbyd, + 1, = 683125 kg
I, (el menor) = 91593,79 kg
Cortante resistente total
v, =0V, = 82434 kg
A=A
82434,4 > 57622 OK!

3.5.7.4.2. DISENO DE CIMENTACION

OKI!
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CARGA CARGA Xp(m) | M (kgm)
DISTRIBUIDA (kg/m) | CARGA (kg)
Area Y
DC 2,4 2400 5760 1 5760
EV 19,5709 2179 42645 1,06| 45203,6
LS 1,065 2179 2320,6 1,113 | 2582,87

a) Acero parte superior zapata
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Momento de disefio en cara vertical de pantalla, estado limite de Resistencia Ib,

n=nDnRnl=1, despreciando del lado conservador la reaccién del suelo:

M, = n[1,25Mp. + 1,35Mgy + 1,75M,5]  (3.4.1—1)
M, = 72744,9 Kgm

Omitimos el estado de Evento Extremo I, pues no es critico en este caso.
Con M, = 727449 kg m, As = 1@1", recubrimiento r= 7,5 cm
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Utilizando acero principal 1825 (As=4,909cm?), arm distribucion (216) y r=7,5cm

h = 120 cm b= 100 cm
recub = 75 mm
Das = 25 mm N° de barras: 4
Qdistribucion = 16 mm
z =recub + Q)As’dist +g
z= 10,35 cm
d=h-2z
d= 109,65 cm
A
“=0 855];3,, As = 19,635 cm?
’ c
a= 4,61999 cm

Muz(Z)fy(d—%)As

@ = 0.9, segun 5.5.4.2

M, = 94842,7 kgm > 72745 kg m OK!
Utilizando varillas @= 25 mm con As= 4908739 cm2
La separacion sera: s= 0,25 m
As maximo

Una seccidn no sobrearmada cumple con:

¢ <0,42
d — )
Donde a p1 = 0,85
cC=—
B1
c= 5,43528 cm
d= 109,65 cm
c/d= 0,04957 < 0,42 OK!

As minimo
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La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2 Mcry
1,33 Mu:

1
Spe = gbh2 b= 100 cm
h= 120 cm
Spe = 240000 cms3
k
fr =201 (m—gz) £ = 250 kglcm?
fr = 31,781 kg/lcm?
1,2M,, = 1,25, .f = 76274 kgm
1,33M,, = 96751 kgm

El menor valor es 76274,1 kg m y la cantidad de acero calculada 19,635 cm? resiste
M, = 94842,7 > 76274,14 kg m OK!
Usar: 1025 c/25

b) As de temperatura

A =0 756Ag
smin 4 fy
A min = 18,144 cm?
Asmin = 9,072 cmcara
Usaremos por cara 6 %) 16
As= 2,01062 cm?
Ast= 12,0637 > 9,072 cm2 OK!
Smax = 3t = 360 cm }2 5= 16,667 cm OK!
Smax = 30 cm (Art. 5.10.8)
Usar: 1216 c/17

Nota: El acero de temperatura se colocara por no contar con ningun tipo de acero en
el sentido perpendicular al acero de flexidn, tanto en el talbn como en la punta del
cimiento.

c) Revisidn por corte
El cortante actuante en el talon para el estado limite de Resistencia I, n=nDnRnl=1, es:
Vu = n[l,ZSVDC + 1'35VEV + 1'75VLS] (34‘1 - 1)
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V= 727449 kg

Se omite el estado limite de Evento Extremo I, pues no gobierna el disefio.

Cortante resistente V. =0V, (5.8.2.1-2)
o= 109 (5.5.4.2)
siendo V,, el menor de{ Vi EZVS;_:; I:— (5.8.3.3-1)
¢ (5.8.3.3-2)
Donde:
Constante resistente concreto Ve = 0,0835yf; byd, (N) (5.8.3.3-3)
para p=2 (Art.5.8.3.4) V. = 0,53\/f!b,d, (kg)
Cortante resistente concreto (\Vc)
b, = 100 cm
d = 109,650 cm
= 053f/byd, 91887 kg
Donde:
d, = peralte de corte efectvo = d, —% = 107,340 cm
no menor que el mayor valor de {0'9Ode - 98,685 cm Okt
0,72h = 86,4 cm
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V +Ve+V, = 91887,09 kg
Vo = 025fbydy, + V), = 685312,5 kg
V, (el menor) = 91887,09 kg
Cortante resistente total
V, =0V, = 82698 kg
Vi2W
82698,4 > 72745 OK!

d) Acero en fondo de zapata
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Para el estado limite de Evento Extremo Ib, con qu= 3,224  kg/cm2
despreciando del lado conservador el peso del terreno (EV) y de la punta de
zapata (DC), el momento actuante en cara de pantalla es:

M, = 232807 kgm recubrimiento r= 75 cm
Utilizando acero principal 1832 (As=8,042cm?), arm distribucion (@216) y recub. r=7,5cm

h= 120 cm b= 100 cm
recub = 75 mm
Das = 32 mm N° de barras: 6

16 mm

Daistribucion =

z =recub + (DAS’ aist T 5

z= 10,7 cm

d= 109,3 cm

As = 48,255 cm?



11,3541 cm

a =

M, =0 £, (d-35) 4
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@ = 1.0, segun Art. 11.6.5 para estado limite de Evento Extremo

M, = 250016 kgm > 232807

Utilizando varillas @=

La separacion seré: s= 0,1667 m
As méaximo
Una seccidn no sobrearmada cumple con:
c
FE 0,42
Donde c=2 By = 0,85
B
c= 13,3577 cm
d= 109,3 cm
c/d=  0,12221 < 0,42
As minimo

32 mm con As=

kg m OK!

8,042 cm?2

OK!

La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de

1,2 Mcry 1,33 Mu:

b= 100
Snc = %bhz h= 120
S = 240000
P

fr =200 3) fi' = 250
f = 31,781

1,2Mg = 1,28, f = 76274
1,33M, = 309633

cm
cm
cm?3

kg/cm?
kg/cm?
kgm
kgm

El menor valor es 76274,1 kg m y la cantidad de acero calculada 48,255 cm? resiste

250016 >
1032 c/16

M, =
Usar:

76274,14 kg m OK!
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b) As de temperatura

Ag
Ay = 0,756E
A pmin = 18,144 cm?
Agmin = 9,072 cm2?/cara
Usaremos por cara 6 @ 16
As= 2,01062 cm?2
Ast= 12,0637 > 9,072 cm2 OK!
Smax =3t = 360 cm =s= 16,667 cm OK!
Smax = 45 cm
Usar: 116 c/16

e) Revision de la punta por corte
Debiendo tomar el cortante actuante a una distancia dv de la cara de la pantalla, el
cortante es:

W= Qu(l‘punta - D)

v, = 83836,3 kg/m

Se omite el estado limite de Evento Extremo I, pues no gobierna el disefio.

Cortante resistente V. = oV, (5.8.2.1-2)
g=1 (Art. 11.6.5)
. o=V +V+1 5.8.3.3-1
siendo V;,, el menor de {Vn — 0,25f'b,d, -I{)Vp §5.8.3.3-2;
Donde:
Constante resistente concreto Ve = 00835y . bydy (N) (5.8.3.3-3)
para =2 (Art.5.8.3.4) V. =0,53/f/b,d, (kg)
Cortante resistente concreto (\Vc)
b, = 100 cm
d, = 103,623 cm
Ve = 053/fbydy = 86836 kg
Donde:
d, = peralte de corte efectvo = d, — Z_ 103,623 cm

2



no menor que el mayor valor de {0’90de - 98,37 cm
0,72h =

86,4 cm
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)

Cortante nominal resistente

Vo=V, +V, +V, = 86836,41 kg
Vo, = 0,25f/b,d, + Vp = 647643,5 kg
Vn (el menor) = 86836,41 kg

Cortante resistente total
V. =0V, = 86836 kg

A=A

=

86836,4 83836 OKI!

3.5.8. Disefio de muro de acceso

Altura: 8,3 m

Datos y esquemas generales para el calculo de muros

OK!
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3.5.8.1. Propiedades de los materiales

Densidad del concreto (A3.5.1)

Resistencia a la compresion del concreto (A5.4.2.11)
Resistencia del refuerzo de acero(A5.4.3)
Caracteristicas del material de relleno

Peso especifico del relleno

Capacidad admisible (FS=3)

Angulo de friccion interna= @=

Angulo de friccion entre el suelo y el muro= &=
Angulo del material del suelo con la horizontal= f=
Angulo de inclinacién del muro del lado del terreno= 0
Altura del muro=

Ancho del estribo=

Profundidad de fundacion= h=

Recubrimiento de los refuerzos de acero (A5.12.3-1)
a) Datos geométricos

H= Altura total del muro:

b= Ancho total del muro:

a= Espesor del alzado del muro sobre la corona:

2400
25
500

1800

1,5
35

90
8,3

75

a'= Espesor del alzado del muro sobre la rasante de la base:

c= Espesor de la losa del talén del muro:

h baranda=

kg/m3
MPa =
MPa =

250
5000

kg/m3
kg/cm?

3

mm

8,3

0,4
0,9
0,9
0,85

3 3 3 3 3 3
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kg/cm?
kg/cm?



b) Cargas actuantes
Cargas verticales
Carga DC: P barandas

PDCbarandas= 487 kg
X= 437 m
Carga DW:
PDW= 112,5 kg/m
X= 42 m
Carga EV:
Volumen= 56,98 m3
EV= 102564 kg/m
X= 4,2 md
Carga LSv:
Altura equivalente= 0,6 m
LSv= 8856 kg/m
X= 42 ms

288

CARGAS HORIZONTALES (considerando franjas de 1 m de longitud de estribo)

Célculo del coeficiente de empuje activo (Ka)

Angulo de friccion interna= @= 35
Angulo de friccion entre el suelo y el muro= 8= 0
Angulo del material del suelo con la horizontal= p= 0
Angulo de inclinacién del muro del lado del terreno= 0 90

Para &= =0y 0=190°, las formulas AASHTO (3,11,5,3-1) y (3,11,5,3-2) se

convierten en:

ko = tg? <45° —%> —  0,27099

3.5.8.2. Cargas actuantes:
Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)
Componente horizontal de la sobrecarga por carga viva:
p' =kg h' -y = 292,669 kg/m2

Ya = 3,7 m

o

o

o

o
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Cargas EH (presion lateral del terreno)
Por H=10,289m de terreno:

p=ky H-y, = 3609,59 kg/m?

1
EH = EH(p) _ 13355,5 kg/m

Ya= 2,46667 m

CARGA DE VIENTO (WL, WS) (A.3.8)
Fuerza de viento sobre el muro WS

Longitud tributaria

Ltrib= 1 m
Hsup= 9,15 m
Area tributaria Atrib= 9,15 mz2

Las fuerzas transversales y longitudinales a aplicar directamente a la
subestructura se deberan calcular en base a una presion bésica del viento
supuesta de 0,0019 MPa

Angulo de ataque 0°

Area proyectada

Apro= 9,15 m?

Fuerza a 0°

F= 17385 N

Angulo de ataque 60 °
Area proyectada del muro

Pt= Ltrib cos(60°)= 0,5 m
Apl= (Pt)*(H-h)= 4,5750 m2
Fmuro= 86925 N

Fnormal= 4346,25 N
Fparalela= 7527,93 N
Fuerza de viento sobre los vehiculos WL (A3.8.1.3)

Longitud tributaria



Ltrib=

1

m

La componente del viento sobre la sobrecarga viva:

Componente del viento N/mm

Grados Componente normal | Componente paralela
0 1,46 0
60 0,5 0,55
Fuerza de disefio N
Grados Componente normal | Componente paralela
0 1460 0
60 500 550

Resumen de carga de viento (kg)

WS WL

Normal 1738,500 | 146,000

Paralela 752,793| 55,000

Y (m) 8,250 8,250
Resumen cargas verticales
CARGA TIPO V (kg/m) | Xa(m) M, (kg m/m)
PDC DC 487 4,37 2128,19
DW DW 112,5 4,2 472,5
EV EV 102564 4,2 430769
LSV LS 8856 4,2 37195,2
Y= 112019,5 470565
Resumen cargas horizontales
CARGA TIPO H (kg/m) |Y.(m) Mh (kg m/m)
LSH LS 2165,753 3,7 8013,28
EH EH 13355,47 | 2,46667 329435
WS WS 1738,500 8,250 14342,6
WL WL 146,000 8,250 1204,5
Y= 17405,73 56503,9

A) ESTADOS LIMITES APLICABLES Y COMBINACIONES DE CARGAS
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Tomamos en cuenta los estado limites de Resistencia | y Evento Extremo | aplicables

en este caso y con un valor n=nD nR nl=1

Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento observando en el

grafico las cargas actuantes, utilizamos los factores y maximos para las cargas

horizontales que generan vuelco alrededor del punto A y deslizamiento en la

base (EH y LS) y los factores de carga y minimos en las cargas verticales que

generan estabilidad (DC y EV) para de esta manera maximizar las condiciones

criticas de vuelco y deslizamiento en la estructura. Este caso sera denominado la.

Para el chequeo de presiones en la base empleamos los factores y maximos en

cargas verticales y horizontales para maximizar efectos. A este caso lo

denominaremos Ib.

El chequeo de agrietamiento por distribucion de armadura en la pantalla se

realizara para el estado limite de Servicio I.

ESTRIBO CON PUENTE
CARGAS VERTICALES Vu

TIPO DC DW EV LS >
CARGA PDC DW EV LSV Vu (kg)
V (kg) 487 1125| 102564 8856 112020
Resistencia la 0,9 0,65 1 1,75
438,3| 73,125 102564 15498 118573
Resistencia Ib 1,25 1,5 1,35 1,75
608,75| 168,75| 138461 15498 154737
Ev. Extremo la 0,9 0,65 1 0,5
438,3| 73,125 102564 4428 107503
Ev. Extremo Ib 1,25 1,5 1,35 0,5
608,75| 168,75| 138461 4428 143667
Servicio 1 1 1 1
487 112,5| 102564 8856 112020

MOMENTO ESTABILIZADOR (POR CARGAS VERTICALES) Mvu




TIPO DC DW EV LS >
CARGA PDC DW EV LSV Mvu (kg M)
MV (kg M) 2128,19 472,5| 430769 37195,2 470565
Resistencia la 0,9 0,65 1 1,75

1915,371| 307,125| 430769 65091,6 498083
Resistencia Ib 1,25 1,5 1,35 1,75

2660,238| 708,75| 581538 65091,6 649998
Ev. Extremo la 0,9 0,65 1 0,5

1915,371| 307,125| 430769 18597,6 451589
Ev. Extremo Ib 1,25 1,5 1,35 0,5

2660,238| 708,75| 581538 18597,6 603504
Servicio 1 1 1 1

2128,19 472,5| 430769 37195,2 470565

CARGAS HORIZONTALES Hu
TIPO LS EH WS WL >
CARGA (LS)cosd | (EH)cosd | WS WL Hu (kg)
H (kg) 2165,753 | 13355,47 | 1738,500 146,000 18196
Resistencia la 1,75 0,9 0 0

3790,067 | 12019,93 0 0 15810
Resistencia Ib 1,75 1,5 0 0

3790,067 | 20033,21 0 0 23823
Ev. Extremo la 0,5 0,9 0 0

1082,876 | 12019,93 0 0 13103
Ev. Extremo Ib 0,5 1,5 0 0

1082,876 | 20033,21 0 0 21116
Servicio 1 1 0,3 1

2165,753 | 13355,47 521,55 146 16189
MOMENTO DE VUELCO (POR CARGAS HORIZONTALES) MHu
TIPO LS EH WS WL >
CARGA (LS)cosd | (EH)cosd | WS WL MHu (kg m)
MH (kg m) 8013,284| 32943,5| 143426 1204,5 56504
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Resistencia la 1,75 0,9 0 0

14023,25 | 29649,15 0 0 43672
Resistencia Ib 1,75 1,5 0 0

14023,25 | 49415,25 0 0 63439
Ev. Extremo la 0,5 0,9 0 0

4006,642 | 29649,15 0 0 33656
Ev. Extremo Ib 0,5 1,5 0 0

4006,642 | 49415,25 0 0 53422
Servicio 1 1 0,3 1

8013,284| 32943,5| 4302,79 1204,5 46464

B) CHEQUEO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS

a) Vuelvo alrededor del punto "A"
Calculo de emax:

- Estado limite de Resistencia (AASHTO, Art. 11.6.3.3):
Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central
(e<B/4), excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendra en los ¥ centrales

(e<3/3B).

Es decir: _B_ 225 m

€max = 4
- Estado limite de Evento Extremo (AASHTO, Art. 11.6.5):
Cuando YEQ=0, se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro
de los 2/3 centrales del cimiento para cualquier suelo (e<1/3B).
Cuando YEQ=1, mantener la resultante dentro de los 8/10 centrales del
cimiento para cualquier suelo (e<2/5B).
Para valores de YEQ entre 0 y 1.0, interpolar linealmente entre los valores
especificados. En nuestro caso, utilizando yYEQ=0.5, la interpolacion sefiala el

limite e<11/30B.

11
Es decir: Cmax = %B = 3,300 m

_ Myy — Mhy €max

‘ Estado ‘ Vu ‘ Mvu ‘ MHu

()
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(kg/m) | (kg m/m) | (kg m/m) (m) (m) (m)
Resistencia la | 118573,4| 498082,9| 43672,4|1,731998958 | 1,732|2,25 O.K.!
Resistencia Ib | 154736,9| 649998,5| 63438,5|1,690357847 | 1,6904 | 2,25 O.K.!
Ev. Extremo la | 107503,4| 451588,9| 33655,8 | 1,787279372 | 1,7873|3,30 O.K.!
Ev. Extremo Ib | 143666,9| 603504,5| 53421,9| 1,72851463 | 1,7285|3,30 O.K.!

b) Deslizamiento en base del estribo

Con:
u=tg Of= 0,700208 (Art. 10.6.3.3)
OT= 0,8 estado limite de Resistencia (Tabla 10.5.5.2.2-1).
OT= 1 estado limite de Evento Extremo (Art. 11.6.5)
Estado Vu RESISTENTE (kg/m) | ACTUANTE (kg/m)
(kg/m) Fe = 1(@.Vy) Hu
Resistencia la 118573,4 66420,80481 15809,9 O.K.!
Resistencia Ib 154736,9 86678,35506 23823,3 O.K.!
Ev. Extremo la 107503,4 75274,70857 13102,8 O.K.!
Ev. Extremo Ib 143666,9 100596,6464 21116,1 O.K.!

C) Presiones actuantes en la base del estribo

Capacidad de carga factorada del terreno (qR)

1) Estado limite de Resistencia, con @b=

qr = D»q,

FS=

qr = Op(FS " qaam) =
2) Estado limite de Evento Extremo, con @b=

3

(10.6.3.1.1 - 1)
2,025 kg/cm?

0,45 (Tabla 10.5.5.2.2-1):

1 (Art. 11.6.5.):

FS= 3
qr = Dpq, (10.6.3.1.1 - 1)
qr = Pp(FS " Qaam) = 4,5 kg/cm?
3) Estado limite de Servicio
Qadm = 1,5 kg/cm?
‘ Estado ‘ o Mvu;uMhu .o ‘(g_xa) ‘ q=c ?Ze




(m) (m) kg/cm?

Resistencia la 3,832313156 0,66769| 1,54702 <2,0250.K.!
Resistencia Ib 3,790692245 0,70931| 2,00637 <2,0250.K.!
Ev. Extremo la 3,887625924 0,61237| 1,38264 <4,50.K.!
Ev. Extremo Ib 3,828874794 0,67113 1,8761 <4,50.K.!
Servicio | 3,785953482 0,71405| 1,47915 <150.K.!
3.5.8.3. CALCULO DEL ACERO
3.5.8.3.1. MURO VERTICAL

CARGAS EN BASE DE PANTALLA
CARGA CARGA| Yp M (kg

CARGA DISTRIBUIDA (kg/m) (kg) (m) m)
LS 0,27099 1800 | 2165,75 3,7 8013
EH 0,27099 1800| 13355| 2,4667 32944

a) Acero por Flexion
Momento de disefio en la base la pantalla:
Estado limite de Resistencia I, con n=nDnRnl=1:

63438,5 kgm

Estado limite de Evento Extremo I, con n=nDnRnl=1:
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53421,9 kgm

Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnl=1:

40956,79 kgm

recubrimiento r=

75 cm
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Utilizando acero principal 1825 (As=4,909cm?), arm distribucion (&16) y r=7,5cm

Con 63438,5 kgm
h = 90 cm b=
recub = 75 mm
(Z)As = 25 mm
Qdistribucion = 16 mm
0]

z =recub + Q)As, dist + E

z= 10,35 cm

d=h—-—2z

d= 79,65 cm

a= Asfy As =

" 0,85fb
a= 5,775 cm

M, = (foy(d—%)As

@r = 0,90, segun Art. 5.5.4.2 para estado limite de Resistencia

53421,9 kg m OK!
25 mm con As=

M, =

As maximo

Una seccion no sobrearmada cumple con:

Donde

c/d=

84781,59 kgm >
Utilizando varillas @=
La separacion sera: s=

0,2 m

Cc
Pl <0,42
_a 1=
=5 B
6,794 cm
79,65 cm
0,085 <

N° de barras: 5

24,5437 cm?

0,85

0,42 OKI!

100 cm

4909 cm?
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As minimo
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2 Mcr
y 1,33 Mu:

1 b= 100 cm
S,. = —bh?
"6 h= 90 cm
Sne = 135000 cm?
kg
fr = 2,01\/E(Cm—2) £ = 250 kg/cm?
fr= 31,781 kg/cm?
1,2M,, = 1,25, f, = 42904,2 kgm
1,33M, = 71051,1 kgm

El menor valor es 42904,2 kg my la cantidad de acero calculada 24,544 cm2 resiste
M, = 84781,59 > 42904,2 kg m OK!
Usar: 1025 ¢/20

b) As de temperatura
A
smin — 0,756](_5
Asmin = 13,608 sz
— 6,804 cm?/cara

A

smin
Usaremos por cara 4 @ 16
As= 2,010619 cm?
Ast= 8,042477 > 6,804 cm? OK!
Smax =3t= 270 cm } >s= 25000 cm OK!
Smax = 45 cm
Usar: 116 c/25

Nota: El acero de temperatura se colocara por no contar con ningun tipo de acero en
el sentido perpendicular al acero principal de la pantalla y también en la cara de la
pantalla opuesta al relleno, en ambos sentidos.

c) Revisién de fisuracion por distribucion de armadura (estado limite de
Servicio) (Art. 5.7.3.4)
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Esfuerzo maximo del acero

0,6f (5.7.3.4—1)

Z
Jra = Gaeays = %1

Para el acero principa®l:

d. =recub + 5

90
< 5cm (Art.5.7.3.4)
recub = 75mm; asumir 50mm = 5cm
2,5cm
d. =5cm +
2
d, = 6,25 cm 20
b = ancho = 20,0 cm
n, = numero de varillas = 1
(2d.)b
A=—r—= 250 cm?
b
zZ= 30000 N/mm  (Condicion de exposicion moderada) (Art.
30000 kg/cm 5.7.3.4)
Luego: 7
fsa = (@ = 000
fea = 2585,322 kg/cm?
0,6f, = 3000 kg/cm?
2585,322 < 3000 kg/cm2 OK!

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

M.c
f==

Para el disefio por Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnl=1.:
M, = n[1,00M.5 + 1,00M,] (3.4.1—1)

n

Mg = 40956,79 kg m/m
Para un ancho tributario de 0,20 m
M, = 8191,357 kgm

E
Relaciéon modular = n = ES = 8,188

c



20
=M™ (fs/n)
79,65CmM
90 cm C=79,65 -y
E.N.
oy 0
cm-

| (fc)
Ast=n As='40,196

Area de acero transformada:

Age = relacidon modular x area de acero
Ay = 40,196 cm?

Momentos respecto del eje neutro de seccion transformada:

20y (g) — 40,196(79,65 — y)

y= 15,9957 cm
c= 63,6543 cm

Inercia respecto del eje neutro de seccidn transformada:

by3
I = AstCZ + T
I = 190154,4 cm*
: M
Luego f- TScn
fo= 2245392 kglcm? < f,= 258532 kg/cm? OK!

d) Revisidn por corte

Tipicamente el corte no gobierna el disefio de un muro de contencion; sin

embargo revisaremos el grosor de la pantalla para confirmar que no se requiere

armadura transversal.
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El cortante actuante en la base de la pantalla para el est lim de Resist I,
n=nDnRnl=1, es:
V, =n[1,75V,s + 1,50Vg,] (3.4.1-1)

n = 2382328 9
El cortante actuante en la base de la pantalla para el est lim de Ev Extr I,

n=nDnRnl=1, es:

V, = n[0,50V,s + 1,50Vg,] (3.4.1—1)
v 2111600 9

El cortante actuante en la base de la pantalla para el est lim de Serv, n=nDnRnl=1,

es:
V, =n[1,00V;5 +1,00Vg,] (3.41-1)
v, = 15521,23 kg
Luego = 23823,28 kg
Cortante resistente V. = oV, (5.8.2.1-2)
o= 09 (5.5.4.2)
, Vo=V +V, +V, (5.8.3.3-1)
siendo V,, el menor de {Vn — 0,25f/b,d, + v, (5.8.3.3-2)
Donde:
Constante resistente concreto Ve = 0,0838/f. byd, (N) (5.8.3.3-3)
para p=2 (Art.5.8.3.4) V. = 0,53/, byd, (kg)
Cortante resistente concreto (\Vc)
b, = 100 cm
d. = 79,650 cm
v
V, = 0,53\/f/b,d, = 66747 kg
Donde: a
d, = peralte de corte efectivo = d, — 5= 76,763 cm
no menor que el mayor valor de {0'90de - 71,685 cm OK!
0,72h = 64,8 cm
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V, +V,+V, = 66747 kg

V, = 0,25£b,d, +V, =
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497813 kg
V, (el menor) = 66747 kg
Cortante resistente total
V, =@V, = 60072,3 kg
V=W
60072,29 > 23823,3 OK!

3.5.8.3.2. LOSA CIMENTACION
CARGA |Carga Carga | Yp | M(-) | Yp | M(+) |Momento | Cortantea

distribuida| (kg) |(m) | (kgm) | (m) |(kgm) |encentro | distanciad

(kg/m) luz (kg/m)
LS 2165,753,70 -8013 -8013
EH 13355,47 2,47 | -32944 -32944
LSV 1080 3888 (2,25 -8748| 4,5| 17496| 8748,00 2916
EV 13320 47952 (2,25| -107892 4,5|215784 | 107892,0 35964
DW 112,5 405(2,25| -911,25| 4,5| 1822,5| 911,25 303,8
DC 2160 7776(2,25| -17496| 4,5| 34992 | 17496,00 5832
a) Acero por Flexion
Momento de disefio en la base la pantalla:
Estado limite de Resistencia I, con n=nDnRnl=1:
M-” = n[1,75M],_q + 1,50Mpy + 1,75M]A_q-,7 + 1135MF'V + 1,50M])W + 1,25M,)(j] (341 - 1)

u

120761,6 kgm




Estado limite de Evento Extremo I, con n=nDnRnl=1:

M,, = n[0,50M,¢ + 1,50Mgy + 0,50M, ¢, + 1,35Mpy + 1,50Mpy, + 1,25Mp ]
119843,2 kgm

M, =

Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnlI=1:

M,, = n[1,00M, ¢ + 1,00Mpy + 1,00M, ¢, + 1,00Mgy, + 1,00Mpy, + 1,00M),-]
139106,2 kg m

120761,6 kgm

M, =
Con M, =

recubrimiento r=

75 cm
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(341-1)

(341-1)

Utilizando acero principal 1832 (As=8,042cm?), arm distribucion (d16) y r=7,5cm

h = 90 cm
recub = 75 mm
Q)As = 32 mm
Q)distribucién = 16 mm
z=recub+ @, 4o +g
z= 10,7 cm
d=h-2z
d= 79,3 cm
a= Asfy
0,85f,b
a= 15,13878 cm

M, =0 f, (d—%)AS

As =

b=

N° de barras:

64,3398 cm?

100 cm

@r = 0,90, segun Art. 5.5.4.2 para estado limite de Resistencia

M, = 207681
Utilizando varillas @=
La separacion sera: s=

AS maximo

kg m >
32 mm con As=
0,125 m

Una seccion no sobrearmada cumple con:

<042

Q| o

Donde a

B, = 0,85

17,81033 cm

119843 kg m OK!

8,04248 cm?
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d= 79,3 cm
c/d= 0,224594 < 0,42 OK!

As minimo
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2
Mcry 1,33 Mu

1 b= 100 cm
Snc = g bh? h= 90 cm
kg Sne = 135000 cm?
fr=201/f! Gy £ = 250 kg/cm?
fr= 31,7809 kg/cm?
1,2Mg,. = 1,28,.f = 42904,2 kgm
1,33M,, = 159391 kgm
El menor valor es 42904,2 kg m y la cantidad de acero calculada 64,34 cm? resiste
M, = 207681 > 42904,2 kg m OK!
Usar: 132 c/12
b) As de temperatura
A, .. =0 756A—g
smin 4 fy
Asmin = 13,608 cm?
A min = 6,804 cm?/cara
Usaremos por cara 4 @ 16
As= 2,010619 cm?
Ast= 8,042477 > 6,804 cm? OK!
Smax =3t= 270 CM } 2s= 25000 cm  OK!
Smax = 45 cm
Usar: 116 c/25

Nota: El acero de temperatura se colocara por no contar con ningun tipo de acero en
el sentido perpendicular al acero principal de la pantalla y también en la cara de la

pantalla opuesta al relleno, en ambos sentidos.

¢) Revision de fisuracion por distribucion de armadura (estado limite de Servicio)
(Art. 5.7.3.4)
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Esfuerzo maximo del acero

0,6f

’ (5.7.3.4 — 1)

Fo = @cayr =
Para el acero principal:
d. = recub + =
c =recu +2

< 5cm (Art.5.7.3.4)
recub = 75mm; asumir 50mm = 5cm

3,2cm
d. =5cm +
2

d. = 6,6 cm
b = ancho = 12,5 cm
n, = numero de varillas = 1

(2d.)b
A= T 165 cm?

b

Z= 30000 N/mm  (Condicion de exposicion moderada) (Art.

30000 kg/cm 5.7.3.4)
Luego: 7
fsa = g ayi < 06y
fia = 291594 kg/cm?
0,6f, = 3000 kg/cm?
2915,94 < 3000 kg/cm? OK!
Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio

fr=

Para el disefio por Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnl=1.:
M, = 139106,2 kg m/m

Para un ancho tributario de: 0,13 m
M, = 17388,28 kgm

n

E
Relacién modular = n = ES = 8,188

[



Area de acero transformada:

Ag; = relaciéon modular x area de acero

A, = 65857 cm?

Momentos respecto del eje neutro de seccidn transformada:

13y (32—’) = 65,857(79,30 — )
y= 23,79 cm
c= 55,51 cm

Inercia respecto del eje neutro de seccidn transformada:
b 3
== AstCZ + %

[= 2590317 cm*

M.c
a3

f.= 3051,335 kg/cm? fia = 291594

Luego: n

d) Revision por corte
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Tipicamente el corte no gobierna el disefio de un muro de contencién; sin embargo

revisaremos el grosor de la pantalla para confirmar que no se requiere armadura

transversal.

El cortante actuante en la base de la pantalla para el est lim de Resist I, n.=nDnRnl=1,

es.:

n[1,75V,s + 1,35Vey + 1,50V + 1,25V, (3.4.1—1)

]/;l =
y,= 50610,83 kg
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El cortante actuante en la base de la pantalla para el est lim de Ev Extr I, n=nDnRnl=1,
es:
V,, = n[0,50V,¢, + 1,35Vg, + 1,50V, + 1,25V,] (3.4.1—1)

v, = 57755,03 kg
El cortante actuante en la base de la pantalla para el est lim de Serv, n=nDnRnl=1, es:

V, = n[1,00V,g, + 1,00Vg, + 1,00Vpy, + 1,00V,]  (3.4.1—1)
v, = 45015,75 kg
Luego V, =57755,03 kg

Cortante resistente V. =0V, (5.8.2.1-2)
=09 (5.5.4.2)
_ Vo=V + V. +V, (5.8.3.3-1)
siendo V,, el menor de {Vn — 0,25f/byd,, + v, (5.8.3.3-2)
Donde:
Constante resistente concreto V. = 0,0838/f!byd, (N) (5.8.3.3-3)

para p=2 (Art.5.8.3.4) V. = 0,53\/f/b,d, (kg)
Cortante resistente concreto (\Vc)

b, = 100 cm
d, = 79,300 cm
Ve = 0,53\/f/b,d, = 66453,7 kg
Donde: a
d, = peralte de corte efectvo = d, — 5= 79,300 c¢m
no menor que el mayor valor de {0(;9702626 _= 71,37 cm OK!
' 64,8 cm
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V +Ve+V, = 66453,7 kg
V, = 0,25f/b,d, + Vp = 495625 kg
V,, (el menor) = 66453,7 kg
Cortante resistente total
v, =@V, = 59808,3 kg

V=W
59808,32 > 57755 OKI!
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3.6  Estrategia de ejecucion

3.6.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprende los siguientes
puntos: definicion, material, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicion y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente
cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto, ver anexo A5.

3.6.2. Precios unitarios

El anélisis de precios unitarios se realiza para cada item comprendiendo costo de
material, mano de obra, herramientas y/o equipos para cada actividad a desarrollarse.
En la seccion de anexos A6, se indica el anlisis de todos los precios unitarios.

3.6.3. Computos métricos

Los computos métricos seran realizados para cada item, contemplando la medicion de:
longitudes, areas, volumenes y piezas. En el anexo A7 y A9 se indica a detalle el
desarrollo de la medicion.

Los méddulos e items dispuestos para la realizacion de la estrategia para la ejecucion

del proyecto son los siguientes:

ITEM1 Letrero de obras pza
ITEM 2 Instalacion de faenas gbl
ITEM 3  Replanteo y trazado de superficie m?2
ITEM4  Paso provisional gbl
ITEM5  Excavacion con agotamiento m3
ITEM6  Hormigén simple (1:2:4) para nivelacion m3
ITEM7  Acero estructural Fy=500 MPa kg
ITEM8  Hormigén Tipo "A" Fc=25 MPa m?3
ITEM9  Apoyos de neopreno compuesto dm3
ITEM 10 Barbacanas y drenaje de PVC 4plg ml
ITEM 11 Relleno y compactado ¢/ vibrocompactadora m3
ITEM 12 Hormigon clase "P" Fc=35 MPa m3
ITEM 13 Vaina metéalica Galvanizada de 70mm ml
ITEM 14 Juego anclajes tipo 12V1/2 tipo Freyssinet pza

ITEM 15 Acero de Preesfuerzo Grado 270 ksi @1/2" ml
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ITEM 16 Postensado e inyeccion de vainas ml
ITEM 17 Lanzado de vigas ml
ITEM 18 Hormigén losa Fc=25 MPa ms3
ITEM 19 Barandado de hormigén armado Fc=25MPa ml
ITEM 20 Prov. Y col. Perfil L 4x4x5/16" y junta de Dilatac ml
ITEM 21 Conformacion de terraplén para accesos m?3
ITEM 22 Ripiado de plataforma ms3
ITEM 23 Imprimacion bituminosa m?2
ITEM 24 Riego de liga m?2
ITEM 25 Concreto asfaltico esp=2" m3
ITEM 26 Limpieza general gbl

3.6.4. Presupuesto general

El presupuesto total de la obra se lo realizé con la ayuda del programa PRESCOM
2010, con un tipo de cambio al délar de 6,96 Bs, dando un monto de 36.644.832,80 Bs,
que equivale a 4.977.705,86 $us. En anexos A8 y A10 se indica los volumenes de obra

asi como el precio unitario de cada actividad.

3.6.5. Plazo de ejecucion
Para la construccion del paso a desnivel se tiene un plazo de ejecucion de 437 dias
calendario. En anexo A.11 se presenta el cronograma general de actividades para el

proyecto.

Se estima un inicio de obra con el puesto de letrero paralelamente la instalacion de
faenas, seguidamente el replanteo y trazado de superficie que trabajara con cuadrillas
para realizar el paso provisional antes del cerramiento del area de trabajo y que
concluya dicha actividad para empezar con la excavacion de los puntos de referencia
para los elementos del paso a desnivel. Se realizara el armado y vaciado de los
elementos de cimentacion y pantallas junto con los accesos en un lapso de 340 dias
aproximadamente, para la conformacion de terraplenes y alzado de vigas que
comprenderd actividades previas de vaciado, tesado e inyeccion de vainas para su
colocacion sobre la infraestructura. Concluido esto se conformara la plataforma de losa
de hormigon armado y barandado en toda la longitud para finalmente concluir con la

imprimacion, riego de liga y carpeta asfaltica.
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4 APORTE ACADEMICO

En la propuesta presentada en la Materia de Proyecto de Ingenieria Civil I CIV 501, se
propone el desarrollo del aporte académico con el calculo estructural de un estribo en
voladizo con contrafuertes para realizar una comparacion tanto estructural como
econdmica en su implementacion con la estructura, la ventaja en su comportamiento

como se desarrollara a continuacion.
4.1 Estribo en voladizo con contrafuertes
4.1.1 Definicion

Este tipo de estribo es una modificacion de los muros de coladizo, en los que al
aumentar la altura, se torna necesario aumentar los espesores del muro y debido a que
las dimensiones generales aumentan, son mas optimos los muros con contrafuertes;
donde al tener alturas grandes, no es necesario tener espesores considerablemente

grandes.

Los muros con contrafuerte son los que estan constituidos por muros verticales

espaciados que se apoyan sobre grandes voladizos.

Los muros con contrafuertes son Optimos para alturas iguales 0 mayores a 8 metros,

manejan espesores en un rango de 30 a 50cm, segun la altura.
4.1.2 Marco tedrico — disefio estribo en voladizo con contrafuertes

La estabilidad externa de un muro de contencion con contrafuertes se determina del
mismo modo que en muros de contencion por gravedad y en voladizo. La losa del
puntal es un voladizo construido integralmente a lo largo de la cara frontal del muro,
que se carga hacia arriba por la presion de contacto, igual que en el muro en voladizo

de la seccion.

Un panel de muro vertical entre dos contrafuertes es una losa sometida a la presion
horizontal de tierra que se apoya a lo largo de tres lados, es decir, en los dos
contrafuertes y en la losa base, mientras que el cuarto lado, el borde superior, esta libre.

La presion de tierra aumenta con la profundidad medida desde la superficie libre. La
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determinacion de momentos y cortantes en este tipo de losas, apoyada en tres lados y
cargada no uniformemente, es un poco complicada. En el disefio de estos muros es
usual ignorar el apoyo que da la losa base al muro vertical; entonces, se disefia el muro
como si fuera una losa continua que se extiende horizontalmente entre los
contrafuertes. Este procedimiento es conservador, porque los momentos obtenidos
mediante esta aproximacion son mayores que los correspondientes a las condiciones
reales de apoyo, particularmente en la parte inferior del muro. De ahi que, en obras
grandes, se generan ahorros significativos con un analisis mas preciso. La mejor
herramienta computacional para este problema es el método de las franjas de
Hillerborg, una teoria para el disefio de losas basada en la plasticidad.

Los momentos en la losa se determinan para franjas de un metro de ancho que se
extienden horizontalmente, por lo general para la franja en la parte inferior del muro y
para otras tres o cuatro franjas igualmente espaciadas a mayores ele\raciones. La
presion de tierra sobre las diferentes franjas disminuye al incrementar la elevacion y se

determina mediante la siguiente ecuacion.
Ph = COWh

Los valores de momento para las franjas inferiores pueden reducirse para tener en
cuenta el apoyo adicional que suministra la losa base. Las barras horizontales b se
proporcionan segin se requiera, con espaciamientos crecientes o didmetros
decrecientes correspondientes a los momentos menores. Las barras se doblan
alternativamente para absorber los momentos negativos en los contrafuertes o, en su

defecto, se colocan barras rectas adicionales.

La losa de talon se apoya, lo mismo que la losa de muro, en los contrafuertes y en el
mismo muro. Esta esta cargada hacia abajo por el peso del relleno que descansa sobre
ella, por su propio peso y por la sobrecarga que pueda actuar; esta carga se contrarresta
parcialmente con la presion de contacto. Al igual que para el muro vertical, un analisis
simplificado consiste en ignorar la influencia del apoyo a lo largo del tercer lado y
determinar los momentos y cortantes para franjas paralelas al muro, cada una de las

cuales representa una viga continua apoyada en los contrafuertes. Con una superficie
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de suelo horizontal, la carga hacia abajo es constante para todo el talon, mientras que
la carga hacia arriba causada por la presion de contacto es, por lo general, menor en el
borde posterior y aumenta hacia el frente. Por esta razon, los momentos en la luz son
positivos (compresion en la parte superior) y los momentos en los apoyos son negativos
en la porcion posterior del talon. Cerca del muro, la presion de contacto excede a
menudo los pesos verticales, obteniéndose una carga neta hacia arriba. Los signos de
los momentos se invierten correspondientemente y debe colocarse acero de acuerdo

con esto. Para estos momentos se proporcionan las barras c.

Los contrafuertes son voladizos en forma de cufia que se empotran en la parte inferior
de la losa base. Ellos soportan la losa del muro y, por consiguiente, se cargan con la
totalidad de la presion del suelo a lo largo de una longitud igual a la distancia entre
centros de contrafuertes; éstos actian como una viga T donde la losa de muro es el ala
y el contrafuerte el alma. El momento flector maximo es el correspondiente a la presion

total de tierra, tomado con respecto a la parte inferior de la losa de muro.

Este momento se mantiene en equilibrio mediante las fuerzas en las barras d y, en
consecuencia, la altura efectiva para flexion es la distancia perpendicular pg desde el
centro de las barras d hasta el centro de la seccion inferior de la losa de muro. Puesto
que el momento disminuye rapidamente en las partes superiores del contrafuerte,

algunas de las barras d puen interrumpirse.

llustracién 4-1 Seccién A-A. Estribo en voladizo con contrafuertes
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Fuente: Disefio de concreto armado. Arthur Nilson

llustracién 4-2 Seccién B-B. Estribo en voladizo con contrafuertes

Fuente: Disefio de concreto armado. Arthur Nilson

Con respecto al cortante, el autor sugiere utilizar la seccion horizontal og a una
distancia a por encima de la losa base, como una ubicacion conservadora para verificar
el cumplimiento de los respectivos requisitos. Para los elementos en forma de cufa se
requieren modificaciones de los calculos usuales de cortante. Por lo general, el solo
concreto es capaz de soportar todo el cortante, aunque las barras e trabajan como

estribos, y pueden utilizarse para resistir el exceso de cortante.

El principal propdsito de las barras e es el de contrarrestar el empuje de la losa de muro

y se disefian, por tanto, para la reaccion total de esta losa.
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Las barras restantes de la figura sirven como refuerzo de retraccion de fraguado,
excepto las barras f que tienen otra funcion importante. Se debe recordar que las losas
de muro y de talén se apoyan en tres lados. Aunque éstas se disefiaron como Ssi
estuvieran sostenidas solo en los contrafuertes, de todas maneras se desarrollan
momentos en donde se unen. La tension resultante en y cerca de la esquina entrante

debe absorberse con las barras.

El problema de los detalles de las barras de refuerzo, siempre importante, lo es
especialmente para las esquinas sometidas a grandes momentos flectores, como en el

caso de los muros de contencion en voladizo y de los muros con contrafuertes.

Para un dimensionamiento preliminar con el célculo estructural se establece los

siguientes parametros en la siguiente gréfica.

llustracién 4-3 Pre dimensionamiento de un estribo en voladizo con contrafuertes

Fuente: Disefio de concreto armado. Arthur Nilson

Los puntos seran los mismos que para el calculo del estribo en voladizo con las mismas

condiciones de cargas expuestas.
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4.1.3 Ingenieria de Disefio para el Estribo con Contrafuertes



Propiedades de los materiales

Densidad del concreto (A3.5.1)

Resistencia a la compresion del concreto (A5.4.2.11)
Resistencia del refuerzo de acero(A5.4.3)

2400
25
500

Peso especifico del tipo de suelo 2179
Peso especifico del agua 1000
Capacidad admisible (FS=3) 1,5
Angulo de friccion interna= @= 33,6
Angulo de friccion entre el suelo y el muro= &= 0
Angulo del material del suelo con la horizontal= p= 0
Angulo de inclinacion del muro del lado del terreno= 90
Altura del muro= 11,289
Ancho del estribo= 9
Profundidad de fundacion= h= 4
profundidad del nivel freatico= 2,6
Coeficiente de sitio= 1
Recubrimiento de los refuerzos de acero (A5.12.3-1)
Recubrimiento de estribos 75

Resumen de cargas

DC DW PP LL IM

(kN) (kN) (kN) (kN) (kN)
Viga exterior | 165,24 | 31,71 | 233,55 |308,999 | 69,169
Viga interior | 195,285 | 37,47 233,55 |354,040 | 79,252

Total cargas (kN)

DC+PP DW LL+IM BR
1655,25| 138,36 |1622,924| 162,5

Cargas por metro lineal (kN/m)

DC+PP DW LL+IM BR
183,917 | 15,373 | 180,325 | 18,056

313

kg/m3
MPa= 250 kg/cm?
MPa = 5000 kg/cm?
kg/m3
kg/m3
kg/cm?

o
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3.1.4.1. Pre dimensionamiento

Para la altura H= 11,289m, probamos una seccién preliminar de estribo con:

B = ancho del cimiento = 0,4H~0,7H = 4,516-7,902 m Adoptado: 7 m
D = altura del cimiento = 0,1 H = 1,129 m Adoptado: 09 m
B
Lpunta = long[tud de punta = 5 = 2,333 m AdOptadO 3,8 m
H 0,470 m Adoptado: 0,75 m
toy = grosor menor de pantalla = i =
H H
tins = grosor mayor de pant. = TRt 0,806-0,941 m Adoptado: 1m
N > N,,, = 0,25m = (adoptado) = 05 m
Npin = longitud minima de cajuela
= (200 + 0,0017L + 0,0067H")(1 + 0,00012552) = 0,251 m
=conL =30000mm, H =0, S°=2°
Scontrafuerte = min 0,30 m AdOptadO 0,4 m

lcontrafuerte = 0130H~0170H = 3,387'7,902 m AdoptadOZ 5 m



Las medidas adoptadas se muestran en el grafico siguiente:

4.1.3.2. CASO | - ESTRIBO CON PUENTE
CARGAS VERTICALES (considerando franjas de 1 m de longitud de estribo)

315

Cargas DC
Peso propio estribo de concreto armado (DC)
Elemento Volumen |DC Xa Ya Xa-DC Y.-DC
(md) (kg/m) (m) (m) (kg m/m) | (kg m/m)
1 0,497 1193,4| 4,675| 10,295| 5579,15| 12286,05
2| 6300  15120| 4425  >1|  ee906| 77112
3 1,050 2520,00| 3,861 3,7 9729,72 9324
4 6,300 15120 3,5 0,45 52920 6804
5a 4,571 1218,976 5,53 2,8| 6740,94| 3413,133
5b 4571 1218,976 5,53 2,8| 6740,94| 3413,133
Y= 36391,352 148617 | 112352,3
¥DC = 36391,352 (kg/m)
Yx,-DC
X4 = =

yDC




4,0838477 (m)

_ ZYa DC
Ya YDC

= 3,0873357 (m)

Peso propio superestructura:

Ppc = 18391,7 (kg/m)
xA = 4,3 (m)
Cargas DW

Peso asfalto en superestructura:
1537,33 (kg/m)
4,3 (m)

Ppy =

X4 =

Cargas EV (peso del terreno)

Elemento | Volumen |EV Xa Y. X.EV Y. EV
(m3) (kg/m) (m) (m) (kg m/m) | (kg m/m)
6| 22,8558| 54853,92 59 6,095 323638 | 334307,2
7 0,1430| 343,21427| 3,831 2,067| 1314,75| 709,321
8 11,78 | 28272,000 1,9 155| 53716,8| 43821,6
Y= 83469,134 378670| 378838,1
YEV = 83469,134 (kg/m)
XX EV
W=TvEpy T 4,5366432 (m)
_ YYa " EV _
Ya = SEV 4,5386614 (m)

Cargas LL+IM
Carga viva e impacto desde la superestructura:
18032,5 (kg/m)

Priyiv =

Xyq =

4,3 (m)
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Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)

Altura equivalente de suelo por S/C (Tabla 3,11,6,4-1):
Por cargas vehiculares actuando sobre el terreno, agregamos una porcién equivalente

de suelo. En este caso:

h'= 0,6 m
Terreno equivalente extendido en el talon del estribo:
I'= 22 m
Entonces:
LS, = 2876,28 (kg/m)
X4 = 59 (m)
Resumen cargas verticales
CARGA TIPO V (kg/m) | X, (m) | M, (kg m/m)
DC DC 36391,352 | 4,084 148616,7
PDC DC 18391,667 4,3 79084,17
PDW DW 1537,333 4,3 6610,533
EV EV 83469,134| 4,537 378669,7
PLL+IM LL+IM 18032,484 4,3 77539,68
LSy LS 2876,28 5,9 16970,05
Y= 160698,25 707490,9

CARGAS HORIZONTALES (considerando franjas de 1 m de longitud de estribo)

Calculo del coeficiente de empuje activo (k,)

Angulo de friccion interna= @= 336 °
Angulo de friccion entre el suelo y el muro= 8= 0°
Angulo del material del suelo con la horizontal= p= 0°
Angulo de inclinacién del muro del lado del terreno= 0 9 °

Para 6=PB=0y 6=90°, las formulas AASHTO (3,11,5,3-1) y (3,11,5,3-2) se
convierten en:

k, = tg? <45° _ %) — 0,2875054



Cargas actuantes:
Cargas LS (sobrecarga por carga viva en el terreno)
Componente horizontal de la sobrecarga por carga viva:

p" =ky h -y, = 375,884 kg/m?
LS, =H®'") = 4243,361 kg/m
Ya = 5,6445 m

Cargas EH (presion lateral del terreno)
Por H=10,289m de terreno:

p=ke H-y = 7072,268 kg/m?
1
EH = EH(p) = 39919,416 kg/m
a= 3,763 m

Cargas EH (presion lateral de agua)
Por H= 1,40 m de terreno:

P=kqg h Vogua = 402,507 kg/m?
1
BH = 2hip) = 281,755 kg/m
Ya = 0,467 m

CARGA DE VIENTO (WL, WS) (A.3.8)
Fuerza de viento sobre la superestructura (3.8.1.2.2) WS

Longitud tributaria
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Ltrib=
Hsup=

Avrea tributaria Atrib=
Para calcular las fuerzas de viento, necesitamos encontrar las presiones de disefio, se

15 m
2,65 m
39,75

m2

pueden utilizar las presiones basicas de la tabla(A3.8.1.2.2-1)

Presion de disefio MPa

Grados Carga lateral Carga longitudinal
0 0,0024 0
60 0,0008 0,0009
Fuerza de disefio N
Grados Carga lateral Carga longitudinal
0 28272 0
60 9424 10602
Fuerza de viento sobre los vehiculos WL (A3.8.1.3)
Longitud tributaria
Ltrib= 15 m
La componente del viento sobre la sobrecarga viva:
Componente del viento N/mm
Grados Componente normal Componente paralela
0 1,46 0
60 0,5 0,55
Fuerza de disefio N
Grados Componente normal Componente paralela
0 21900 0
60 7500 8250
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Fuerza de viento sobre la subestructura WS (A3.8.1.2.3)

Las fuerzas transversales y longitudinales a aplicar directamente a la subestructura se
deberan calcular en base a una presion basica del viento supuesta de 0,0019 Mpa

Angulo de ataque 0°
Area proyectada

Apro= 4,890 m?
Fuerza a 0°
F= 9291,49 N

Angulo de ataque 60°
Area proyectada del cabezal Apl

Pt= X4 cos(60°)= 0,454 m
Apl= (Pt)*(H-h)= 3,3092 m2
Festribo= 6287,4914 N

Fnormal= 3143,7457 N
Fparalela= 5445,1273 N

Resumen de carga de viento (kg)
WS superest | WS estribo | WL
Normal 2827,200 314,375| 2190,000




Paralela 1060,200 544,513 | 825,000
Y (m) 10,294 10,294 10,294
Cargas BR (frenado)

BR=""1805,56 kg/m

Yu = 13,089 m
Resumen cargas horizontales
CARGA TIPO |H(kg/m) |Y.(m) | Mh (kg m/m)
LSx LS 4243,361 5,6445 23951,65
EH EH 40201,171 3,763 151277
WS superest | WS 117,800 10,294 1212,633
WS estribo WS 60,501 10,294 622,8016
WL WL 91,667 10,294 943,617
BR BR 1805,556 13,089 23632,92
= 46520,056 201640,6

A) ESTADOS LIMITES APLICABLES Y COMBINACIONES DE CARGAS
Tomamos en cuenta los estado limites de Resistencia | y Evento Extremo | aplicables en este

caso y con un valor n=nD nR ni=1

Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento observando en el grafico las cargas
actuantes, utilizamos los factores y maximos para las cargas horizontales que generan vuelco
alrededor del punto A y deslizamiento en labase (EH y LS) y los factores de carga y minimos
en las cargas verticales que generan estabilidad (DC y EV) para de esta manera maximizar las
condiciones criticas de vuelco y deslizamiento en la estructura. Este caso sera denominado la.
Para el chequeo de presiones en la base empleamos los factores y maximos en cargas verticales
y horizontales para maximizar efectos. A este caso lo denominaremos Ib.

El chequeo de agrietamiento por distribucion de armadura en la pantalla se realizara para el

estado limite de Servicio I.
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ESTRIBO CON PUENTE
CARGAS VERTICALES Vu
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TIPO DC DW EV LL+IM |LS Y
CARGA |DC PDC PDW  |EV PLL+IM | LSV Vu (kg)
V (kg) 36391,4 | 18391,667 | 1537,333 | 83469,13| 18032,5| 2876,28| 160698
IF;es'Ste”C'a 09 0.9 0,65 1 0 1,75

32752.2| 16552,5| 999,2667 | 83469,13 0| 503349/ 138807
ﬁ)es'smnc'a 1,25 1,25 15 1,35 1,75 1,75

45489 2 | 22989 583 2306 | 112683,3| 31556,8| 5033,49| 220058
Ev. 09 0.9 0,65 1 0 05
Extremo la

32752.2| 16552,5| 999,2667 | 83469,13 0| 143814/ 135211
Ev.
Evtremo b 1.25 1.25 15 1.35 05 0,5

454892 | 22989,583 2306 | 112683,3| 9016.24| 1438,14| 193922
Servicio 1 1 1 1 1 1

36391,4 | 18391,667 | 1537,333 | 83469,13| 18032,5| 2876,28| 160698
MOMENTO ESTABILIZADOR (POR CARGAS VERTICALES) Mvu
TIPO DC DW EV LL+IM |LS >

Mvu

CARGA |DC PDC PDW |EV PLL+IM | LSV (kg M)
MV (kg M) | 148617 |79084,167 | 6610,533 | 378669,7| 77539,7|16970,05 | 707491
IF;eS'Ste”C'a 09 0.9 0,65 1 0 1,75

133755 | 71175,75| 4296847 | 378669,7 0]2969759 | 617595
ﬁ)eS'Ste”C'a 1,25 1,25 15 1,35 1,75 1,75

185771 /98855 208| 99158| 511204,1| 135694 |29697,59| 971138
Ev. 09 0.9 0,65 1 0 05
Extremo la

133755 | 71175,75| 4296,847 | 3786697 0|8485,026 | 596382
Ev.
Evtremo Ib 1.25 1.25 15 135 05 05

185771 |98855.208| 9915.8| 5112041 | 38769,8 |8485,026 | 853001
Servicio 1 1 1 1 1 1




‘ 148617‘79084,167‘ 6610,533‘ 378669,7
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77539,7 ‘ 16970,05 ‘ 707491 ‘

CARGAS HORIZONTALES Hu

TIPO LS EH WS WL BR >
WS WS

CARGA (LS)cosé | (EH)cosd | superest | estribo WL BR Hu (kg)
H (kg) 4243,3640201,171 117,8| 60,50141| 91,6667 | 1805,556 | 46520,1
IF;es'Ste”C'a 1,75 0.9 0 0 0 1,75

7425,88|36181,054 0 0 0(3159,722 |46766,7
IFE)eS'Ste”C'a 1,75 15 0 0 0 1,75

7425,88|60301,757 0 0 0(3159,722|70887,4
Ev. 05 0.9 0 0 0 05
Extremo la

2121,68|36181,054 0 0 01902,7778 | 39205,5
Ev.
Extremo Ib 0’5 1,5 0 0 0 0,5

2121,68|60301,757 0 0 01902,7778|63326,2
Servicio 1 1 0,3 0,3 1 1

4243,3640201,171 35,34 | 18,15042 | 91,6667 | 1805,556 | 46395,2

MOMENTO DE VUELCO (POR CARGAS HORIZONTALES) MHu
TIPO LS EH WS WL BR >

WS WS MHu

CARGA (LS)cosd | (EH)cosd | superest | estribo WL BR (kg m)
MH (kgm) | 23951,6|151277,01| 1212,633 | 622,8016 | 943,617 |23632,92 | 201641
IF;eS'Ste”C'a 1,75 0.9 0 0 0 1,75

41915,41136149,31 0 0 0| 41357,6| 219422
ﬁ)es'Ste”C'a 1,75 15 0 0 0 1,75

41915,4|226915,51 0 0 0| 41357,6| 310189
Ev. 05 0.9 0 0 0 05
Extremo la

11975,8|136149,31 0 0 0/11816,46| 159942

0,5 15 0 0 0 0,5
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Ev.

Extremo Ib | 11975,8|226915,51 0 0 0]11816,46| 250708

Servicio 1 1 0,3 0,3 1 1
23951,6 |151277,01 363,79 | 186,8405| 943,617 |23632,92 | 200356

B) CHEQUEO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS

a) Vuelco alre

dedor del punto "A"

Calculo de emax:

- Estado limite de Resistencia (AASHTO, Art. 11.6.3.3):
Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de
la

mitad central (e<B/4), excepto el caso de suelo rocoso en que se
mantendrd en los ¥ centrales (e<3/8B).

Es decir: B

emax = 4 = 1,75 m

- Estado limite de Evento Extremo (AASHTO, Art. 11.6.5):

Cuando YEQ=0, se debe mantener la resultante en la base del
cimiento

dentro de los 2/3 centrales del cimiento para cualquier suelo
(e<1/3B).

Cuando YEQ=1, mantener la resultante dentro de los 8/10 centrales
del

cimiento para cualquier suelo (e<2/5B).

Para valores de YEQ entre 0y 1.0, interpolar linealmente entre los
valores

especificados . En nuestro caso, utilizando YEQ=0.5, la interpolacion
sefiala

el limite e<11/30B.
Es decir:
11
Cmax %B = 2,5667 m
Estado ‘= Myy —Mpy |e= ’(g - x0> €max
0 Vu
(m) (m) (m)
Resistencia la 2,86854 0,63146 |<1,750.K.!
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Resistencia Ib 3,00352 0,49648 |<1,750.K.!
Ev. Extremo la 3,22784 0,27216 |<2,57 O.K.!
Ev. Extremo Ib 3,10584 0,39416 |<2,57 O.K.!

b) Deslizamiento en base del estribo

Con:

u=tg Of= 0,6644 (Art. 10.6.3.3)

OT= 0,8 estado limite de Resistencia (Tabla 10.5.5.2.2-1).
OT= 1 estado limite de Evento Extremo (Art. 11.6.5)

Estado Vu RESISTENTE (kg/m) | ACTUANTE (kg/m)
(kg/m) Fr = u(0:Vy) Hu

Resistencia la 138807 73778,31175 >46766,66 O.K.!
Resistencia Ib 220058 116965,1834 >70887,36 O.K.!

Ev. Extremo la 135211 89834,14486 >39205,51 O.K!

Ev. Extremo Ib 193922 128841,7921 >63326,22 0.K.!

C) Presiones actuantes en la base del estribo

Capacidad de carga factorada del terreno (qR)
(Tabla 10.5.5.2.2-

1) Estado limite de Resistencia, con @b= 0,45 1):
FS= 3
qr = D4, (10.6.3.1.1 — 1)
qr = Dp(FS " Quam) = 2,025 kg/cm?
2) Estado limite de Evento Extremo, con @b= 1 (Art.11.6.5.):
FS= 3
qr = 0pq, (10.6.3.1.1 -1)
qr = O (FS " Qaam) = 4,5 kg/cm?

3) Estado limite de Servicio
Qadm = 1,5 kg/lcm?



Estado Xy = MV%UM*‘“ e= |(§ - xo> q=7 K”Ze
(m) (m) kg/cm?
Resistencia la 2,868542362 0,631458| 2,001138 <2,025 0.K.!
Resistencia Ib 3,003518182 0,496482| 1,996958 <2,025 O.K.!
Ev. Extremo la | 3,227843484 0,272157 | 2,094452 <4,50.K.!

Ev. Extremo Ib
Servicio |

3,105844413
3,155821735

0,394156| 3,121896 <4,50.K.!
0,344178| 1,473467 <1,50.K.!

4.1.3.3. CASO Il - ESTRIBO SIN PUENTE

A) ESTADOS LIMITES APLICABLES Y COMBINACIONES DE CARGAS

ESTRIBO SIN PUENTE
CARGAS VERTICALES Vu

TIPO DC EV LS Y
CARGA DC EV LSY Vu (kg)
V (kg) 36391,4 | 83469,134 2876,28| 122736,8
Resistencia la 0,9 1 1,75

32752,2 | 83469,134 5033,49| 1212548
Resistencia Ib 1,25 1,35 1,75

45489,2 | 112683,33 5033,49 163206
Ev. Extremo la 0,9 1 0,5

32752,2 | 83469,134 1438,14| 117659,5
Ev. Extremo Ib 1,25 1,35 0,5

45489,2 | 112683,33 1438,14| 159610,7
Servicio 1 1 1

36391,4 | 83469,134 2876,28| 122736,8

MOMENTO ESTABILIZADOR (POR CARGAS VERTICALES) Mvu

TIPO

DC EV

LS

2
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Mvu (kg

CARGA DC EV LSV M)
MV (kg M) 148617 | 378669,68 16970,05| 544256,5
Resistencia la 0,9 1 1,75

133755| 378669,68 29697,59| 542122,3
Resistencia Ib 1,25 1,35 1,75

185771 | 511204,07 29697,59| 726672,6
Ev. Extremo la 0,9 1 0,5

133755| 378669,68 8485,026| 520909,8
Ev. Extremo Ib 1,25 1,35 0,5

185771 | 511204,07 8485,026 705460
Servicio 1 1 1

148617 | 378669,68 16970,05| 544256,5
CARGAS HORIZONTALES Hu
TIPO LS EH EQ >
CARGA (LS)cosdé | (EH)cosd | (EQterr)cosd | EQestribo | Hu (kg)
H (kg) 4243,36| 40201,171 117,8| 91,66667 44654
Resistencia la 1,75 1,5 0 0

7425,88 | 60301,757 0 0 67727,6
Resistencia Ib 1,75 1,5 0 0

7425,88 | 60301,757 0 0 67727,6
Ev. Extremo la 0,5 1,5 1 1

2121,68 | 60301,757 117,8| 91,66667 62632,9
Ev. Extremo Ib 0,5 15 1 1

2121,68| 60301,757 117,8| 91,66667 62632,9
Servicio 1 1 0 0

4243,36| 40201,171 0 0 44444 .5

MOMENTO DE VUELCO (POR CARGAS HORIZONTALES) MHu
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TIPO LS EH EQ >
MHu (kg

CARGA (LS)cosd | (EH)cosd | (EQterr)cosd | EQestribo | m)
MH (kg m) 23951,6| 151277,01 1212,633| 943,6167 177385
Resistencia la 1,75 1,5 0 0

41915,4| 226915,51 0 0 268831
Resistencia Ib 1,75 1,5 0 0

41915,4| 226915,51 0 0 268831
Ev. Extremo la 0,5 1,5 1 1

11975,8| 226915,51 1212,633| 943,6167 241048
Ev. Extremo Ib 0,5 1,5 1 1

11975,8| 226915,51 1212,633| 943,6167 241048
Servicio 1 1 0 0

23951,6| 151277,01 0 0 175229

B) CHEQUEO DE ESTABILIDAD Y ESFUERZOS
a) Vuelvo alrededor del punto "A™

Célculo de emax:
- Estado limite de Resistencia (AASHTO, Art. 11.6.3.3):

Se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de la mitad central

(e<B/4), excepto el caso de suelo rocoso en que se mantendrd en los % centrales

(e<3/8B).

Es decir:
B
Cmax = Z = 1,75 m

- Estado limite de Evento Extremo (AASHTO, Art. 11.6.5):
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Cuando YEQ=0, se debe mantener la resultante en la base del cimiento dentro de los 2/3
centrales del cimiento para cualquier suelo (e<1/3B).

Cuando YEQ=1, mantener la resultante dentro de los 8/10 centrales del cimiento para
cualquier suelo (e<2/5B).

Para valores de YEQ entre 0 y 1.0, interpolar linealmente entre los valores especificados.

En nuestro caso, utilizando YEQ=0.5, la interpolacion senala el limite e<11/30B.

Es decir:
11
ey = %B - 2,5667 m
Estado x, = Mvu;uMhu - |<§ _ xo) €max
(m) (m) (m)
Resistencia la 2,254 1,24614 |<1,750.K.!
Resistencia Ib 2,805 0,69470 |<1,750.K.!
Ev. Extremo la 2,379 1,12142 |<2,57 O.K.!
Ev. Extremo Ib 2,910 0,59034 |<2,570.K.!
b) Deslizamiento en base del estribo
Con:
u=tgAQf= 0,6644 (Art. 10.6.3.3)
OT= 0,8 estado limite de Resistencia (Tabla 10.5.5.2.2-1).
OT= 1 estado limite de Evento Extremo (Art. 11.6.5)
Estado Vu RESISTENTE (kg/m) ACTUANTE (kg/m)
(kg/m) Fe = u(8:Vy) Hu
AUMENTAR
Resistencia la 121255 64449,21904 67727,64 SECCION
Resistencia Ib 163206 86747,05171 67727,64 O.K.!
Ev. Extremo la | 117659 78172,77897 62632,9 O.K.!
Ev. Extremo Ib | 159611 106045,0698 62632,9 O.K.!
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El estado limite de Resistencia la, no es satisfactorio por lo que colocamos
un diente de concreto de seccion 0.70mx0.70m. en la base como se muestra
en la figura; consideramos la resistencia pasiva del suelo so6lo en el &mbito del
diente.

De la figura 3.11.5.4-128p28&iKnte de empuje pasivo, con @f=33,6° y 6=90°:

kp= 8,3
El factor de reduccion hallado por interpolacion (3/@1=0):
of= 30 ° R= 0,467
of= 336 ° R= 0,391
@f= 35 ° R= 0,362
k, =R kps=0) = 3,249

La resistencia pasiva es:

ky-y-h= 28314,972 kg/m
ky v-(h+1)= 33270,092 kg/m
E, = 21554,8 kg

Para el estado limite de Resistencia la, agregando el diente de concreto se tiene:
Qr = 0:Q; + 0.0, (10.6.3.3—-1)
Con: OTQT= 78172,779 kg
OT= 0,8 estado limite de Resistencia (Art. 11.6.5)
Qp= 21554,772 kg
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Qr = 95416,597 kg > 62632,9 kg OK!
C) Presiones actuantes en la base del estribo
Capacidad de carga factorada del terreno (qR)

1) Estado limite de Resistencia, con @b= 0,45 (Tabla 10.5.5.2.2-1):
FS= 3
qr = Dpq, (10.6.3.1.1-1)
qr = Dp(FS * quam) = 2,025 kg/cm?
2) Estado limite de Evento Extremo, con @b= 1 (Art. 11.6.5.):
FS= 3
qr = Bpq, (10.6.3.1.1 — 1)
qr = Pp(FS - qaam) = 4,5 kglcm?
3) Estado limite de Servicio
Qadm = 1,5 kg/cm?
Estado X, = Mv+uMhu e= |(§ ~x,) - Kuze
(m) (m) kg/cm?
Resistencia la 2,253 1,246| 2,002 <2,0250.K.!
Resistencia Ib 2,805 0,694| 2,005 <2,0250.K.!
Ev. Extremo la 2,378 1,121 2,473 <450.K.!
Ev. Extremo Ib 2,909 0,590 2,742 <450.K.!
Servicio | 3,006 0,493| 1,495 <1,50.K.!

4.1.3.4. CALCULO DEL ACERO
FACTORES DE CARGA

RESISTENCIA | |EVENTO EXTREMO | |SERVICIO |

CARGA |ymax ymin ymax ymin ymax ymin

DC 1,25 0,90 1,25 0,90 1,00 1,00
LS 1,75 1,75 0,50 0,50 1,00 1,00
BR 1,75 1,75 0,50 0,50 1,00 1,00
WS - - - - 0,30 0,30
WL - - - - 1,00 1,00
EV 1,35 1,00 1,35 1,00 1,00 1,00
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| 150 | 090 | 150 | o9 | 100 | 100 |

4.1.3.4.1. DISENO DE PANTALLA

CARGAS EN BASE DE PANTALLA POR 1M DE ANCHO

CARGA | cARGA DISTRIBUIDA (kg/m)
LS p" =k,{h' -y, = 0,2875054 06  2179| 375,885
B k. (H=D)-y, 0,2875054 10,389  2179| 6508441
WS superest 117,800
WS estribo 60,501
WL 91,667
BR 1805,556
oV WLE 91667 kg/m =
DT 11 T 1 1 T JWS= 17850 kgm=
v v b b | ]BR=
oo b b | JEHS
| T T T B

0,917 KN/m
1,783 kN/m
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1805,556 kg/m = 18,056 kN/m
6508,441 kg/m = 65,084 kN/m
375,885 kg/m = 3,759 kN/m
ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA (kN;m)
_ ,»——w/f/g \\7\\ © el /% \T\ T—

561111
| 611,11

ESTADO LIMITE DE EVENTO EXTREMO (Kn;m)

27 amg
\
\u
217.0071.35

M~ M~
fg - ™
e =
Sl B~ R - A= T
1y [ )
al



488,4

~.488,4

ESTADO LIMITE DE SERVICIO (kN;m)

ﬂl,smeik

\
.\
-176.7.
)
.
176
Vi
[/
!

5. 397,58
~. 397,58

a) Acero por Flexion positivo
Momento de disefio en la base la pantalla:
Estado limite de Resistencia I, con n=nDnRnl=1:

M, = 152,78 kKN m= 15278 kgm
Estado limite de Evento Extremo I, con n=nDnRnl=1:

M, = 122,1 KN m= 12210 kgm
Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnl=1:

M, = 99,39 kN m= 9939 kg m
Con M, = 15278 kgm recubrimiento r=

Utilizando acero principal 10220 (As=3,14cm?2), arm distribucion
recubrimiento r=7,5cm

h= 100 cm b= 100 cm

334

7,5 cm
(216) y
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recub = 75 mm
Das = 20 mm N° de barras: 4
Daistribucion = 16 mm

)

z =recub + (DAS, aist T 5

z= 10,1 cm
d=h—-z

d= 89,9 cm

__Asky
= 0,85fb As = 12,56637 cm?
a= 2,95679 cm

M, =0 f, (d-5) 4,

(Z)f = 0,90, segun Art. 5.5.4.2 para estado limite de Resistencia

M, = 50001,2 kg m > 15278 kg m OK!
Utilizando varillas @= 20 mm con As= 3,141 cm?2
La separacion sera: s= 0,25 m
As maximo

Una seccidn no sobrearmada cumple con:

€ <042
d — ]
_ a
Donde ‘T3 B, = 0,85
c= 3,4785 cm
d= 89,9 cm
c/d= 0,0387 < 0,42 OKI!

As minimo

La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2
Mcry 1,33 Mu:

1 —
Snc _ gbhz b= 100 cm
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h= 100 cm

Sne = 166666,7 cm?3
fr = 2,01/ (;;n—gz) f.'= 250 kg/cm?
fr= 31,780 kg/cm?

1,2M,, = 1,2Sp.f, =
1,33M,, =

52968,15 kg m
20319,74 kgm

El menor valor es 20319,7 kg m y la cantidad de acero calculada 12,566 cm? resiste

M, = 50001,239 >
Usar: 120 c/25
b) As de temperatura
Ay
A pin = 0,756E
As min — 15,12 cm?2
As min — 7,56 cm?/cara
Usaremos por cara 6 @
As= 2,0106193 cm?
Ast= 12,063716 >
Smax = 3t = 300 cm
Smax = 45 cm
Usar: 116 c/16

}ZS

20319,74 kg m OK!

16

7,56 cm? OK!

16,667 cm  OKI!

Nota: El acero de temperatura se colocara por no contar con ninguan tipo de acero en el

sentido perpendicular al acero principal de la pantalla y también en la cara de la

pantalla opuesta al relleno, en ambos sentidos.

¢) Revisidn de fisuracién por distribucion de armadura (estado limite de

Servicio) (Art. 5.7.3.4)

Esfuerzo maximo del acero

0,6f (5.7.3.4—1)

Z
Jra = Gaeays = %1

100cm




Para el acero principal:
?
d. =recub + 5
< 5cm (Art.5.7.3.4)

recub = 75mm; asumir 50mm = 5cm

2,0cm
d. =5cm +
2

d, = 6 cm
b = ancho = 25,0 cm
n, = nimero de varillas = 1
4 @dob _

np 300 cm2
7= 30000 N/mm

30000 kg/cm 5.7.3.4)
Luego: Z
fsa = @’ < 0,6f,
fsa = 2466,2121 kg/cm?
0,6f, = 3000  kg/cm?
2466,21 < 3000 kg/cm2 OK!

Esfuerzo del acero bajo cargas de servicio
Mc
fs=

n

Para el disefio por Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnl=1:
M, = 9939 kg m/m

Para un ancho tributario de 0,25 m
M, = 2484,750 kgm

E
Relacion modular = n = E_S = 8,188
c

(Condicidn de exposicion moderada) (Art.

337
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Area de acero transformada:
A = relacion modular x area de acero
Ag = 25,726 cm?
Momentos respecto del eje neutro de seccidn transformada:
25y (32—’) — 25,726(89,90 — y)
y= 12,612 cm
c= 77,288 cm
Inercia respecto del eje neutro de seccion transformada:
by3

= Agec? +——
Stc 3

1= 170387 cm*

Luego: Mgc
p

fi = 922,937 kg/cm? < fsa = 2466,212 kg/cm? OK!

d) Revision por corte
Tipicamente el corte no gobierna el disefio de un muro de contencion; sin embargo

revisaremos el grosor de la pantalla a una distancia d de la cara del contrafuerte para
confirmar que no se requiere armadura transversal.
El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limite de Resistencia I,
n=nDnRnl=1, es:

y, = 217,416 KkN= 2174158 kg
El cortante actuente en la base de la pantalla para el estado limite de Ev Extremo I,
n=nDnRnl=1, es:
Vo= 173,779 KkN= 17377,89 kg

u
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El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limite de Servicio,

n=nDnRnl=1, es:

V,= 141,452 kN= 14145,15 kg
Luego , _ 217416 kg
Cortante resistente V. = oV, (5.8.2.1-2)
o= 09 (5.5.4.2)
Vo=V +V,+ 1] 5.8.3.3-1
siendo V;,, el menor de {Vh 2 O,ZEfC’b:d,, _pr §5.8.3.3-2;
Donde:
Constante resistente concreto V., = 0,083B+/f/b,d, (N) (5.8.3.3-3)
para p=2 (Art.5.8.3.4) V. =0,53\/f/b,d, (kg)
Cortante resistente concreto (\Vc)
b, = 100 cm
d, = 89,900 cm
V. = 0,53\/f/b,d, = 75336,52 kg
Donde:
d, = peralte de corte efectvo = d, —% = 88,422 cm
no menor que el mayor valor de {0’9Ode _= 80,91 cm OK!
0,72h = 72 om
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V +Ve+V, = 75336,52 kg
V, = 0,25fb,d, +V, = 561875 kg
Vo (el menor) = 75336,52 kg
Cortante resistente total
V. =0V, = 67802,87 kg
V2V
67802,9 > 21741,58 OK!

4.1.3.4.2. DISENO DE CIMENTACION



340

CARGA CARGA CARGA |CARGA
DISTRIBUIDA (kg/m) (kg)
Area v

DC 0,9 2400 2160
DCcontrafuertes 3,0222 2400 7253,28
EV 10,389 2179 | 22637,63

LS 0,6 2179 1307,4
DC _ 7253,28 kg= 72,5328 kN

l lDCCONTRAWERTE: 7253,28 kg= 72,5328 kN

] l | ] LS=

Ll | | | EV=

] ! | ] DC=

LZOOOmmZP

5000mm

l

]

l
%2000mmj
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1307,4 kg/m= 13,074 KN/m
22637,63 kg/m= 226,376 KkN/m
2160 kg/m= 21,6 kN/m

ESTADO LIMITE DE RESISTENCIA (kN; m)

I~
0|
2 =)
= =Pl
o
0 | L
e ~
E.’-: P~
/]/d \\l\ o gi \|‘“-~x
T W [ |
LN o N s

ESTADO LIMITE DE EVENTO EXTREMO (kN; m)



¥
29 6?8:38\
/o

-84?35’%9

E

f%“\ =
Sl < AN = AR [y
' I T )

| 1616,82

| 1616,82 I

ESTADO LIMITE DE SERVICIO (kN; m)

A

-65283 522,>I\

N\
™,
-522.1

|

-522.1 652,6%\

> 1247,26

|
|
2%8

|‘$1
e

—

/f

w
o™
M~
<t
(o]
—

a) Acero parte superior zapata

342

Momento de disefio en cara vertical de pantalla, estado limite de Resistencia Ib,

n=nDnRnl=1, despreciando del lado conservador la reaccion del suelo:

M, = 399,92 kN'm

Omitimos el estado de Evento Extremo I, pues no es critico en este caso.

39992 kgm
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Con M, = 39992 kgm recubrimiento r= 7,5 cm
Utilizando acero principal 1825 (As=4,909cm?), arm distribucion (&16) y recubrimiento

r=7,5cm

h= 90 cm b= 100 cm
recub = 75 mm
Dps = 25 mm N° de barras: 4

16 mm

Q)distribucién =

z=recub+ @, 4t T

2
z= 10,35 cm
d=h—-1z
d= 79,65 cm
_ Asfy
= 0,85(/b As = 19,635 cm?
a= 4,61999 cm
a
M, = (Z)fy(d—E)As
@ = 0.9, segun 5.5.4.2
M, = 68335,5 kgm > 39992 kg m OK!
Utilizando varillas @= 25 mm con As= 4,908 cm?
La separacion sera: s= 0,25 m

As méximo
Una seccidn no sobrearmada cumple con:

¢ <042 a
<o, c=—
d B1
Donde p1 = 0,85
c= 5,4352814 cm
d= 79,65 cm

c/d=  0,06824 < 0,42 OKI!



As minimo
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La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de

1,2 Mcry 1,33 Mu:

5, = % bh2 b= 100
h= 90

See= 135000

=20/ fe' = 230
f=  31,78089

1,2M,, = 1,2Spcf, = 42904,2
1,33M, = 53189,36

cm

cm
cm3
kg/cm?
kg/cm?
kgm
kgm

El menor valor es 42904,2 kg m y la cantidad de acero calculada 19,635 cm? resiste

M, = 68335,535 > 42904,2 kg m OK!
Usar: 120 c/25
b) As de temperatura
Ay
A pin = 0,756E
As min = 13,608 sz
Asmin = 6,804 cm?/cara
Usaremos por cara 50 16
As= 2,011 cm?
Ast= 10,053 > 6,804 cm? OK!
Smax = 3t = 270 cm }2 s = 20,000 cm OKI!
Smax = 30 cm (Art. 5.10.8)
Usar: 116 c/20

Nota: El acero de temperatura se colocara por no contar con ningun tipo de acero en
el sentido perpendicular al acero de flexion, tanto en el talon como en la punta del

cimiento.

c) Revisidn por corte

El cortante actuante en el talon para el estado limite de Resistencia I, n=nDnRnl=1, es:
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v, = 569,136 kN= 56913,63 kg
Se omite el estado limite de Evento Extremo I, pues no gobierna el disefio.
Cortante resistente V. =0V, (5.8.2.1-2)
p= 09 (5.5.4.2)
siendo V,, el menor de{ = Ve -|: st (58.3.3-1)
Vo = 0,25/ bydy, +Vp (5.8.3.3-2)
Donde:
Constante resistente concreto V. = 0,0838+/f/b,d, (N) (5.8.3.3-3)
para =2 (Art.5.8.3.4) V., = 0,53/ f/b,d, (kg)
Cortante resistente concreto (\Vc)
b, = 100 cm
d, = 79,650 cm
V. =0,53y/f/b,d, = 66746,99 kg
Donde:
d, = peralte de corte efectvo = d, —% = 77,340 cm
no menor que el mayor valor de {069702% _= 71,885 cm Ok
’ - 64,8 cm
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V +V+V,= 66746,99 kg
V, = 0,25f/b,d, +V, = 497812,5 kg
V,, (el menor) = 66746,99 kg
Cortante resistente total
V. =0V, = 60072,29 kg
V-2V
60072,3 > 56913,63 OK!

d) Acero en fondo de zapata
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Para el estado limite de Evento Extremo Ib, con qu= 3,121896 kg/lcm?,
despreciando del lado conservador el peso del terreno (EV) y de la punta de
zapata (DC), el momento actuante en cara de pantalla es:

M, = 225401 kgm recubrimiento r= 7,5 cm
Utilizando acero principal 1832 (As=8,042cm?), arm distribucion (&16) y recubrimiento
r=7,5cm

h = 90 cm b= 100 cm
recub = 75 mm
Das = 32 mm N°de barras: 8
Daistribucion = 16 mm
z=recub + @, 4ise +g
= 10,7 cm
d=h—-2z
d= 79,3 cm
Asfy
= 0,85(/b As=  64,33982 cm?

a= 15,139 cm
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M, = Q)ffy(d—%)As

@r = 1.0, segun Art. 11.6.5 para estado limite de Evento Extremo

M, = 230757 kgm > 225400,9 kg m OK!
Utilizando varillas @= 32 mmcon As= 8,042 cm?
La separacion sera: s= 0,125 m
As maximo

Una seccidn no sobrearmada cumple con:

c a
d “Th
Donde f1 = 0,85
c= 17,81033 cm
d= 79,3 cm
c/d= 0,22459 < 0,42 OK!

As minimo
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2 Mcr y

1,33 Mu:

S, = % bh? b= 100 cm
h= 90 cm
£ = 2017 ;:n_gz ) Spe = 135000 cm?3
f' = 250 kg/cm?
£ = 31,78089 kg/cm?
1,2M = 1,28,/ = 42904,2 kgm
1,33M,, = 299783,2 kgm
El menor valor es 42904,2 kg m y la cantidad de acero calculada 64,339 cm? resiste
M, = 230756,72 > 42904,2 kg m OK!
Usar: 1232 c/12

b) As de temperatura
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A = 0,756 A—
smin 3
Asmin = 13,608 cm?
Asmin = 6,804 cm2/cara
Usaremos por cara 50 16
As= 2,0106193 cm?
Ast= 10,053096 > 6,804 cm2 OK!
Spmgg =3t= 270 M >s= 20,000 cm OK!
Smax = 45 €M
Usar: 116 c/16

e) Revision de la punta por corte
Debiendo tomar el cortante actuante a una distancia dv de la cara de la pantalla, el

cortante es:

V= Qu(Lpunta - D)

v, = 59316 kg/m
Se omite el estado limite de Evento Extremo I, pues no gobierna el disefio.
Cortante resistente V. = oV, (5.8.2.1-2)
g= 1 (Art. 11.6.5)
siendo V,, el menor de{ Wn=Vet Vst Vp (5.8.3.3-1)
= 0,25f;byd, + (5.8.3.3-2)
Donde:
Constante resistente concreto V. = 0,083B+/f.b,d, (N) (5.8.3.3-3)

para p=2 (Art.5.8.3.4) V. =053f/b,d,  (KQ)

Cortante resistente concreto (\Vc)

b, = 100 cm
d, = 71,731 cm
V. = 0,53/ byd, = 60110,51 kg
Donde:
d, = peralte de corte efectvo = d, — 2_ 71,731 cm

2



no menor que el mayor valor de {069702% _= 71,37 cm
’ - 64,8 cm
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V +Ve+V,= 60110,51 kg
V, = 0,25f/b,d, +V, = 448316,3 kg
V,, (el menor) = 60110,51 kg
Cortante resistente total
V. =0V, = 60110,51 kg
V2V
60110,5 > 59316,03 OK!

4.1.3.4.3. DISENO DE CONTRAFUERTES

a) Acero por Flexién-Negativo
Estado limite de Resistencia I, con n=nDnRnl=1:

M, = 710,97 kKN m= 71097 kgm
Estado limite de Evento Extremo I, con n=nDnRnl=1:

M, = 678,29 kKN m= 67829 kgm
Estado limite de Servicio I, con n=nDnRnI=1:

M, = 522,1 KN m= 52210 kgm
Con M, = 71097 kgm Recubrimiento r=

349

OK!

7,5 cm

Utilizando acero principal 1225 (As=4,909cm?), arm distribucion (216) y

recubrimiento r=7,5cm

h = 313,1 cm b=40cm

recub = 75 mm

Dus = 25 mm N° de barras: 2

(bdistribucion - (2)16 mm =\ =\W=\W=\W\W—=
z =recub + (Z)AS’ aist T >

\)1022mm

\/3131mm
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z= 10,35 cm
d=h-z
d= 302,75 cm
A
0,85f/b As = 9,817477 cm?
a= 5,77499 cm < hf Calcular como viga rectangular

M, =0 f, (d-5) 4,

(Z)f = 0,90, segun Art. 5.5.4.2 para estado limite de Resistencia

M, = 132475 kgm > 67829 kg m OK!
Utilizando varillas @= 25 mm con As= 4,908 cm?
La separacion sera: s= 0,2 m
As méximo

Una seccion no sobrearmada cumple con:

% < 0,42
a —
Donde c= i f1 = 0,85
c= 6,7941018 cm
d= 302,75 cm
c/d=  0,02244 < 0,42 OK!

As minimo
La cantidad de acero proporcionado debe ser capaz de resistir el menor valor de 1,2 Mcry
1,33 Mu:

1 b= 40 cm
Sne = = bh?
6 h= 313,1 cm
Sne = 653544,1 cm?3
7 kg
fr = 200/f () £ = 250 kglcm?
fr= 31,78089 kg/cm?

1,2M,, = 1,28, f, = 207702,1 kg m
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1,33M,, = 90212,57 kgm
El menor valor es 90212,6 kg m y la cantidad de acero calculada 9,81748 cm? resiste
M, = 132475,2 > 90212,57 kg m OK!
Usar: 1025 c/20

b) As de temperatura

A . :0756A—g
smin = 27507
Asmin = 18,9363 cm2
A min = 9,46814 cm?/cara
Usaremos por cara 6 O 16
As= 2,0106193 cm?
Ast= 12,063716 > 9,468144 cm? OK!
Smae =3t = 939,3 CM } > = 16,667 cm OK!
Smax = 45 M
Usar: 116 c/16

Nota: El acero de temperatura se colocara por no contar con ningdn tipo de acero en
el sentido perpendicular al acero principal de la pantalla y también en la cara de la
pantalla opuesta al relleno, en ambos sentidos.

¢) Revision por corte horizontal

Tipicamente el corte no gobierna el disefio de un muro de contencién; sin embargo
revisaremos el grosor de la pantalla a una distancia d de la cara del contrafuerte para
confirmar que no se requiere armadura transversal.
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El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limite de Resistencia I,

n=nDnRnl=1, es:
V,= 3395 kN=

33950 kg

El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limite de Evento Extremo

I, n=nDnRnI=1, es:
v, = 271,33 kN=

27133 kg

El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limite de Servicio,

n=nDnRnl=1, es:
v, = 220,88 kN=
Luego |, _ 33950 kg
Cortante resistente

siendo V,, el menor de {

Donde:
Constante resistente concreto
para =2 (Art.5.8.3.4)
Cortante resistente concreto (\Vc)
b, =
d, =
Ve = 0,53V f/byd, =

Cortante resistente del acero
Componente fuerza pretensado
Cortante nominal resistente

Vo =Vet+Vs+V, =

Va

22088 kg
v, = oV, (5.8.2.1-2)
o= 09 (5.5.4.2)
+V,+ Vp (5.8.3.3-1)
5fcb dy +V; (5.8.3.3-2)

v, = 0,083 byd,  (N) (5.8.3.3-3)

Ve = 0,531/ byd, (kg)
40 cm
303,700 cm
101800,7 kg
(Vs=0)
(Vp=0)
101800,7 kg
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V., = 0,25f/b,d, +V, = 759250 kg
V,, (el menor) = 101800,7 kg
Cortante resistente total
V. =0V, = 91620,61 kg
V2V,
91620,6 > 33950 OK!

c) Revisién por corte vertical

Tipicamente el corte no gobierna el disefio de un muro de contencidn; sin embargo
revisaremos el grosor de la pantalla a una distancia d de la cara del contrafuerte para

confirmar que no se requiere armadura transversal.

El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limite de Resistencia I,
n=nDnRnl=1, es:

v, = 888,72 kN= 88872 kg
El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limite de Evento Extremo I,
n=nDnRnl=1, es:

v, = 847,86 kN= 84786 kg
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El cortante actuante en la base de la pantalla para el estado limite de Servicio,
n=nDnRnI=1, es:

V, = 652,63 kN= 65263 kg
Luego  _ 88872 kg
Cortante resistente V. = oV, (5.8.2.1-2)
o= 109 (5.5.4.2)
Vo=V, +V;+V, 5.8.3.3-1
siendo V,, el menor de {Vh 2 O,ZEfC'b:d,, -pr §5.8.3.3-2;
Donde:
Constante resistente concreto V. = 0,083B/f!byd, (N) (5.8.3.3-3)
para p=2 (Art.5.8.3.4) V. =0,53/f/b,d, (kg)
Cortante resistente concreto (\Vc)
b, = 40 cm
d, = 703,900 cm
V. = 0,53/f!byd, = 235948,3 kg
Cortante resistente del acero (Vs=0)
Componente fuerza pretensado (Vp=0)
Cortante nominal resistente
Vo=V+Vi+V, = 235948,3 kg
Vi, = 0,25f/b,d, +V, = 1759750 kg
Va(el menor) = 235948,3 kg
Cortante resistente total
V. =@V, = 212353,5 kg
-z
212353 > 88872 OK!

4.2.  Comparacion Estribo en voladizo vs. Estribo en voladizo con contrafuerte

4.2.1. Comparacién del comportamiento estructural
4.2.1.1. Estabilidad y vuelco

La funcion principal de un estribo serd contener relleno en su parte posterior, este

empuje de suelo de relleno provoca un momento cuyo valor es proporcional a la altura,
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e inverso al Angulo de friccion del suelo, tanto el peso como las dimensiones de un
muro hacen que este sea una solucion eficiente como sistema de contencion de tierras.
El dimensionamiento y forma del estribo en voladizo para cumplir tal finalidad tendra
un espesor en muros, losas y pantallas mayor que el de contrafuerte. Una razon, porque
no tiene suficiente rigidez y el momento generado por toda la altura de relleno gira
desde un punto de referencia ubicado en la parte superior del nivel la losa de fundacion;
mientras que el segundo tipo de estribo, adicionado con los muros verticales anclados
en pantalla y losa base le brinda mayor rigidez y por ende menor solicitaciones en los

puntos criticos de sus elementos.

Esta disminucion de esfuerzos con los respectivos calculos de altura de losa y cuantia
necesaria para cada elemento, se ve reflejado en su esbeltez mejorando la estética del

espacio y de las areas a su alrededor.
4.2.1.2.  Asentamientos

En el disefio y construccion de toda estructura se deben considerar los asentamientos
de esta, ya que esta aumenta la carga que soporta el suelo transmitird a través de la
cimentacion de la estructura. Esta carga sera la resultante del peso propio del elemento,
la carga muerta y la carga vivia relativas al conjunto estructural. Siendo que para el
célculo de estos elementos en particular, se tomd las mismas condiciones de carga. El
peso propio de los estribos seria la variante en el desarrollo del célculo, estimando un
asentamiento en funcion del peso se obtendria que el estribo en voladizo diera por

resultado un asentamiento correlativamente mayor que el de contrafuertes.
4.2.1.3.  Desplazamientos

La presion del terreno sobre un muro estd fuertemente condicionada por la
deformabilidad del mismo, entendiendo que la deformacion no solo se refiere a la que
el muro experimenta como pieza, sino también la que el muro produce en el terreno de
cimentacion y relleno. Al haber un desplazamiento, el angulo de corte producido por

el empuje activo incrementaria junto con la presion de terreno actuando en la cara
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posterior, situacion que se presentaria en el estribo en voladizo por la falta de rigidez
entre su pantalla y losa de fundacion.

4.2.2. Comparacion econémica

La ventaja del muro en voladizo con respecto del contrafuerte sera la facilidad en el
armado de encontrado desde el punto de proceso constructivo, aunque requerira mayor
espacio por el espesor de sus masas.

Por la consiguiente disminucién en secciones de hormigon, cuantia de acero y
diametros menores que se requiere para el estribo con contrafuerte, tendra una
disminucion en el presupuesto final de la obra. Esta comparacion se desarrollaré en la
seccion de anexos con un presupuesto particular del paso a desnivel con cada tipo de

estribo.
4.3.  Conclusiones de la comparacion

Llevado a cabo una comparacion tanto de su comportamiento estructural como a nivel
econdémico, se observa mediante la comprobacion analitica de los mismos que el
estribo de contrafuerte tiene una ventaja en su respuesta estructural ante las mismas
condiciones de carga sometidos los dos tipos de estribos; obteniendo dimensiones
menores y cuantia de acero relativamente menor. Por consiguiente para este tipo de
estructura se recomienda el disefio final del paso a desnivel con el empleo de estribos

en voladizo con contrafuerte.



CAPITULO V

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES



5.

5.1.

357

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

CONCLUSIONES

A la finalizacion del desarrollo del proyecto se llego a las siguientes conclusiones:

©)

Se realizé un analisis de la propuesta previa a la elaboracion del proyecto, para
definir los parametros de disefios seleccionados, se llegd a una solucion final
acorde a los beneficiarios: peatones, motorizados y ciudadania en general.

Con la implementacion del paso a desnivel se resuelve el problema de
congestionamiento, se reduce la demora en los tiempos de viaje al mezclarse
los distintos flujos concurrentes, y se permite una circulacion alternativa y
continuidad con el resto de los ramales.

Se logra recuperar la jerarquia de la carretera principal (ruta F-009) Yacuiba-
Santa Cruz.

Se empled la informacion brindada por parte de la institucion para definir una
soluciéon optima del tipo de estructura para fundacion y lograr un buen
emplazamiento de la estructura en el lugar de conflicto, no obstante se
recomienda que este proyecto es para fines académicos y si en un futuro llegase
a ser considerado como una referencia de célculo estructural se lleve a cabo una
verificacion de la informacion bésica y una respectiva comprobacién de los
resultados.

La bibliografia recopilada para el disefio de este tipo de estructura tuvo
suficiente alcance para el disefio del mismo; asi como también las normas
adoptadas para el disefio geométrico, Normativa de Disefio Geométrico ABC y
la normativa para el disefio estructural AASHTO LRFD que tiene validez para
el disefio de puentes ya que Bolivia no cuenta con una normativa propia para
este tipo de estructuras.

El empleo de vigas de hormigdn pretensado con armaduras postensas quita el
inconveniente de realizar el hormigonado in situ y traslado de equipo necesario
al lugar, que podria generar una congestion vehicular o afectando el paso por

un determinado tiempo de ejecucion, situacion que no seria la adecuada por
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afectar la circulacion de estas principales vias de conexion con el departamento
de Santa Cruz, Tarija y la frontera con el Paraguay.

Con el fin de realizar un trabajo academico los resultados obtenidos del calculo
estructural de la alternativa propuesta se detallan en el capitulo 111 y IV con la
informacion adjuntada en la seccion de anexos.

Se realizé un estudio de trafico en la interseccion a nivel en conflicto, segun los
resultados obtenidos las rutas principales F-009 y F-011 son de mayos
congestion proxima a su capacidad de disefio. Se opto por reducir la intensidad
de tréfico en esta Ultima que cuenta con mayor movimiento en vehiculos
livianos aquellos que por el menor nimero de pasajeros que puede llevar y
mayor demanda, son los principales en el problema de congestionamiento.
Para el disefio de fundacion en los elementos de infraestructura se planted
cimentaciones profundas a cielo abierto a una profundidad de 4 metros donde
la estabilidad del suelo para una resistencia a compresion es la adecuada para
el tipo de estructura.

Se hizo la verificacidn de resistencia en estados limites tltimos y limitacion de
fisuracion para la estructura en condiciones de servicio, con el fin de garantizar
la estabilidad de la estructura y seguridad y confort a los usuarios.

Se verifico a través de una comparacion estructural y econémica que el estribo
con contrafuertes tiene una ventaja en su comportamiento frente al estribo de
gravedad en su empleo para este tipo de estructura.

Para el disefio geométrico planteado, se obtiene del calculo estructural las
dimensiones detalladas en el anexo de planos. Con algunos datos relevantes de
altura de losa de 0.20 m, conformacién de plataforma con losa de hormigon
armado, baranda vehicular tipo New Jersey con altura de 0,85 m para un nivel
de ensayo TL-4, vigas con seccion AASHTO normalizadas tipo 4 con altura de
1,60 m, sistema de postesado con 3 cables de 12 torones de grado 270 ksi,
elementos de apoyo de 650x189mm con placas de refuerzo de 2mm, altura de
pila 9,30 m tipo aporticado con columnas circulares y losa de fundacion,

estribos de altura de 11.29 m.
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o Se estima un plazo de ejecucion de proyecto de 437 dias calendario y el
presupuesto general de la obra detallada en la seccion de anexo A8 y A10.

o Desde el punto de vista econémico, el presupuesto para la alternativa con el
estribo 1: estribo en voladizo es de un costo de 34.948.593,62 Bs y de la
alternativa con el estribo 2: estribo con contrafuertes de 34.644.832,80 Bs.; se
tiene una reduccion de 303.760,82 Bs en el costo total de la obra la alternativa

2 enrelacion de la 1.
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RECOMENDACIONES

Los estados limites con sus respectivas combinaciones de cargas, requiere ser
analizado cuidadosamente a fin de obtener una situacion mas desfavorable para
llevar a cabo el disefio de los elementos en este punto critico y garantizar la
supervivencia de la estructura.

De acuerdo al disefio geométrico propuesto se recomienda bajar la cota rasante
de la via sobre la que pasa la estructura (Ruta F-011) a 1 metro, dado que al
mantener las rasantes sin alteracion el acceso 1 llega a superponerse con el
puente sobre el rio Caiguami, de esta manera se logra una disminucién en
longitud de accesos al paso a desnivel cumpliendo con los pardmetros de disefio
segun norma.

Con los pardmetros de disefio geométricos adoptados, se recomienda tener una
restriccion en velocidad debido al peralte y galibo para una altura maxima en
los vehiculos de circulacion a fin de garantizar la seguridad de los operadores

y de la estructura.



