CAPITULO 1
ELEMENTOS DEL OBJETO DEL PROYECTO

1.1 Antecedentes

La ciudad de Tarija ha incrementado su poblacion de manera acelerada en los ultimos
afos debido al crecimiento econémico que existe en la region. En consecuencia es
evidente el crecimiento de la mancha urbana como rural y ain mas pronunciado el
incremento desmedido del parque automotor que supera los 62.511 motorizados,
significando que en la ciudad de Tarija aumentan 5.000 motorizados por afio, por el
cual se es dificultoso el transitar o llegar a rutas lejanas a la mancha urbana
(comunidades) ocasionando molestos y morosos recorridos por caminos de largo

trayecto para alcanzar dichos o especificos lugares.

1.2 Problema
En las zonas mdas alejadas de la ciudad, como ser los barrios periurbanos y

comunidades, la mayoria de las vias de comunicacion existentes son provisionales y se
encuentran en condiciones precarias, siendo éstas de tierra o en el mejor de los casos
empedradas y muchas de ellas se encuentran fuera de servicio, dejando zonas parcial o
totalmente incomunicadas. La situacién ain empeora cuando en las vias establecidas
de comunicacion vial existen depresiones naturales a salvar y no existe la
infraestructura adecuada para solventar éste problema, viéndose los habitantes del lugar

obligados a utilizar pasos provisionales poniendo en peligro su integridad fisica.

Otros de los problemas més importantes que presentan las comunidades es la
inestabilidad de la provision de los servicios basicos como ser: Transporte publico,

sistemas de alcantarillado sanitario, alumbrado publico y resguardo policial.

Es por eso que implementar vias y estructuras que promuevan una comunicacion vial

fluida entre distintas zonas, se hace de vital importancia.



1.3 Planteamiento del problema
El crecimiento paulatino de la comunidad de Erquis, ha generado la necesidad de que

se vinculen de manera directa las vias de comunicacion ya existentes, ya que éstas se

encuentran separadas por el rio “Erquis”.

A raiz de la inexistencia de una via de comunicacion que conecta la comunidad de
Erquis Oropeza y Erquis sud surgen ademas otros problemas, pero de igual importancia
como ser, falta de sistema de agua potable como también sistemas de riego para las

hectareas de cultivo. Esta zona.

De persistir la incomunicacion entre toda la comunidad de Erquis, se pronostica los

siguientes inconvenientes:

Inseguridad de la juventud, nifiez y la poblacion en general al usar senderos que

atraviesan el rio para llegar a sus fuentes de estudio y trabajo, ya que las actividades

comerciales, sectores publicos y privados, centros religiosos y centros de salud,
escuelas se encuentran distantes de su zona de residencia.

e Costo horario elevado para acceder a los puntos mas aislados de la zona y
dificultad para la prestacion de servicios basicos como es el transporte publico,
servicio de primeros auxilios que brindan los vehiculos de los distintos centros
de salud y otros servicios elementales.

e FElevados costos de transporte privado para movilizarse a donde requieran.

1.4 Formulacion de la solucion
Las solucionas que se plantean para el problema en cuestion son:

e Alternativa “a”

Construccion de un puente vehicular de Hormigén Pretensado seccidon tipo

AASHTO.

e Alternativa “b”

Construccion de un puente vehicular de Hormigdon Pretensado seccion cajon.



1.5 Sistematizacion
De las dos alternativas que se plantean para solucionar el problema, se realizard un

analisis de cada una de ellas para identificar la alternativa més viable técnica y

econdOmicamente:

a)

b)

Puente vehicular multiviga de Hormigon Pretensado seccidn tipo AASHTO.

El hormigoén pretensado requiere de una mejora en los materiales constituyentes
como el acero y el hormigon en los elementos de la superestructura siendo la
resistencia caracteristica del hormigon a utilizar de 35 Mpa y 1860 Mpa en el
acero. Requiere ademas de equipo y personal especializado ya sea si se opta por
hormigén presforzado con armadura pretesas o postesas.

Se debe de hacer un célculo minucioso en la fuerza de pretensado requerida,

tomando en cuenta todas las pérdidas que la normativa de puentes menciona.

Puente vehicular de Hormigdn Pretensado seccidn cajon:

Los puentes con vigas seccion cajon permiten salvar luces mayores a los
puentes con vigas AASHTO, siendo luces econdmicas para esta alternativa
entre treinta y cinto a cuarenta metros. E1 hormigon pretensado requiere de una
mejora en los materiales constituyentes como el acero y el hormigon en los
elementos de la superestructura siendo la resistencia caracteristica del hormigon
a utilizar de 35 Mpa y 1860 Mpa en el acero. Requiere ademas de equipo y
personal especializado ya sea si se opta por hormigén presforzado con armadura

pretesas o postesas.

Se debe de hacer un célculo minucioso en la fuerza de pretensado requerida,
tomando en cuenta todas las pérdidas que la normativa de puentes mencion.

Al ser una seccion tipo cajon se requiere de encofrados especiales llamados
deslizantes, que tienen como funcion permitir el vaciado de longitudes no
adyacentes (1 — 3 — 5), una vez desencofrados se “deslizan” y permiten el

vaciado de posteriores longitudes no adyacentes (2 — 4 — 6).



Por la luz a salvar en este proyecto y cuidando principalmente el aspecto

[TPRIN

econémico se escoge la alternativa “a”: “Puente vehicular multiviga de

Hormigon Pretensado seccion tipo AASHTO™.

1.6 Objetivos

1.6.1 General

Realizar el disefio estructural de un Puente vehicular en la comunidad

de “ERQUIS”.

1.6.2 Especificos

Analizar el estudio topografico proporcionado para definir las
caracteristicas geométricas que el puente tendrd y el correcto
emplazamiento de los estribos.

Realizar el estudio de suelos para seleccionar el tipo de fundacion mas
adecuada, en funcion a la capacidad portante y las caracteristicas
geomorfologicas del lugar.

Realizar el estudio hidrolégico en funcién a un andlisis de consistencia
de datos perteneciente a la cuenca en estudio utilizado para el disefio del
puente.

Realizar el analisis de trafico para determinar el tipo de losa
(superestructura) y determinar si el tipo de vehiculos que circulan por la
zona sobrepasan al vehiculo de disefio de la norma mencionada lineas
abajo.

Realizar el disefio estructural del puente vehicular con los datos
obtenidos de los estudios realizados.

Realizar el presupuesto para el proyecto.

Elaborar los planos estructurales del puente vehicular.

1.7 Justificacion
La razdn para elaborar la propuesta del proyecto de ingenieria civil se justificara desde

el punto de vista académico, técnico y social.



1.7.1 Justificacion Académica
La elaboracion de este perfil es indispensable para la graduacion de todo

universitario, siendo esta la justificacion principal que motiva a realizarlo,
ademas que promueve al estudiante a la investigacion de conocimientos no
impartidos en clase ya sea que estos se inclinen por el disefio estructural o la
investigacion, obteniendo en ambas alternativas el aporte académico que los
universitarios postulantes a la graduacion dejan como legado a generaciones

futuras.

1.7.2 Justificacion Técnica
Con la elaboracion de este perfil, se justifica la realizacion del disefio estructural

de un puente vehicular que solucionara el problema planteado, atendiendo las
necesidades que tiene la poblacion de la zona afectada y se daré viabilidad al
flujo vehicular y peatonal optimizando los tiempos de transporte, facilitando a
que la poblacion de dichas comunidades mencionadas lineas arriba pueda
acceder a los centros de educacion, de salud, fuentes laborales en un menor
tiempo de viaje y en general promover el desarrollo socioecondémico de los

sectores beneficiarios.

1.7.3 Justificacion Social

Los beneficios sociales que se obtendran con la implementacion de una estructura de

comunicacion vial son multiples:

Desarrollo econdomico para las zonas beneficiarias.
Aumento de la valoracion de la zona con una obra estructural.
Integracion entre las comunidades beneficiadas.

Mejor accesibilidad vial y peatonal entre las comunidades beneficiadas.



1.8 Alcance del proyecto

1.8.1 Resultados a lograr

El estudio de suelos para seleccionar el tipo de fundacion mas adecuado,
en funciodn a la capacidad portante y las caracteristicas geomorfologicas
del lugar donde se emplazara el puente vehicular.

El estudio hidrolégico en funcién a un analisis de consistencia de datos
de la cuenca a estudiar en el lugar de emplazamiento.

El andlisis del estudio topografico, obtenido por la entidad publica
(municipalidad de San Lorenzo), para definir las caracteristicas
geométricas que el puente tendrd y el correcto emplazamiento de los
estribos.

Realizar el andlisis de trafico para determinar el tipo de losa
(superestructura) y determinar si el tipo de vehiculos que circulan por
la zona sobrepasan al vehiculo de disefio de la norma mencionada lineas
abajo.

El disefo estructural del puente vehicular con los datos obtenidos de los
estudios realizados.

El plazo de ejecucion del disefio del proyecto.

Las especificaciones técnicas del proyecto.

El presupuesto para el proyecto en cuestion

Los planos estructurales del puente vehicular.

1.8.2 Aporte académico del estudiante
El aporte académico serd el siguiente:

Comparacion entre la memoria de calculo de las dos alternativas viga
seccion CAJON entre la viga seccion tipo AASTHO, solo el analisis de
la viga, tomando en cuenta las mismas cargas de servicio de la losa de

la superestructura y realizar una comparacion técnica y econémica.

El desarrollo del aporte académico se encuentra detallado en el ANEXO F



1.9 Localizacion
1.9.1 Informacion relativa al proyecto
El emplazamiento del puente vehicular se realizard en la frontera entre las

comunidades de Erquis Oropesa y Erquis Sud, sobre el rio “Erquis”, que
comunicara dichas comunidades y la ciudad de Tarija en general.

En la figura inferior se puede ver las comunidades del municipio de San
Lorenzo, siendo las comunidades de Erquis Oropesa y Erquis Sud las

beneficiadas.

Figura I comunidad de Erquis Oropesa y Erquis Sud

Fuente: Google Earth Pro

1.9.2 Economia
La principal actividad econdmica de la poblacion es la agricultura, con mas

de 6.000 hectareas con los siguientes cultivos: papa, maiz, trigo, arveja,
hortalizas y frutales. La produccion estd destinada a la comercializacion, al
consumo doméstico y como forraje para los animales. La ventaja de tener
una topografia irregular y superficies planas permite a los productores
realizar dos siembras al afo, denominadas miska y tardia, practicandose,

asimismo, la rotacion de cultivos.



La crianza de ganado bovino, sobre todo lechero, y otras especies menores,
como el ovino, caprino y aves, es otra de las actividades principales de los
pobladores del Municipio. La actividad pecuaria se ha diversificado con la

introduccion de ganado lechero holstein.

1.9.3 Servicios basicos existentes
El municipio de San Lorenzo en general no cuenta aproximadamente en su

totalidad con los servicios bésicos necesarios, pero aun existen grupos de
habitantes que tienen la posibilidad de acceder a ellos como ser: electricidad,

agua potable, alcantarillado sanitario y desagiie pluvial.



CAPITULO 11
MARCO TEORICO

2.1 Generalidades

2.1.1 Definicion de Puente
Un puente es una obra que se construye para salvar un obstaculo dando asi
continuidad a una via. Suele sustentar un camino, una carretera o una via férrea,
pero también puede transportar tuberias y lineas de distribucioén de energia.
Los puentes que soportan un canal o conductos de agua se llaman acueductos. Aquellos
construidos sobre terreno seco o en un valle, viaductos. Los que cruzan autopistas
y vias de tren se llaman pasos elevados.

2.1.2 Clasificacion de Puentes
Los puentes pueden ser clasificados segun muchas caracteristicas que presentan,

entre las clasificaciones mas comunes se tienen las siguientes:

e Por su longitud:
- Puentes mayores (Luces mayores a 200 m.)
- Puentes medianos (Luces entre 50 y 200m.)
- Puentes menores (Luces entre 10 y 50 m.)
- Alcantarillas (Luces entre 0.5 y 10m.)
e Por el servicio que presta:
- Puentes camineros
- Puentes ferroviarios
- Puentes en pistas de aterrizaje
- Puentes acueducto (para el paso de agua solamente)
- Puentes canal (para vias de navegacion).
- Puentes para oleoductos.
- Puentes basculantes (en zonas navegables)
- Puentes parpadeantes (en cruces de navegacion)
- Pasarelas (o puentes peatonales)

- Puentes mixtos (resultado de la combinacion de casos).



Por el material del que se construye la superestructura:

- Puentes de madera

- Puentes de mamposteria de ladrillo

- Puentes de mamposteria de piedra

- Puentes de hormigon cicldpeo

- Puentes de hormigoén simple

- Puentes de hormigon armado

- Puentes de hormigon pretensado

- Puentes de seccion mixta

- Puentes metalicos

Por la ubicacion del tablero:

- Puentes de tablero superior

- Puentes de tablero inferior

- Puentes de tablero intermedio

- Puentes de varios tableros

Por los mecanismos de transmision de cargas a la infraestructura:

- Puentes de vigas

- Puentes aporticados

- Puentes de arco

- Puentes en volados sucesivos

- Puentes atirantados

- Puentes colgantes

Por sus condiciones estéticas:

- Isostaticos: Puentes simplemente apoyados, puentes continuos con
articulaciones (Gerber), puentes en arco (articulados)

- Hiperestaticos: Puentes continuos, puentes en arco, puentes aporticados,
puentes isotropicos o espaciales.

- Transicion: Puentes en volados sucesivos (pasan de isostaticos a

hiperestaticos)
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e Por el angulo que forma el eje del puente con el del paso inferior (o de la
corriente de agua):
- Puentes rectos (Angulo de esviaje 90°)
- Puentes esviajados (Angulo de esviaje menor a 90°)
- Puentes curvos (Angulo variable a lo largo del eje)
e Por su duracion :
- Puentes definitivos.
- Puentes temporales o provisionales.
2.1.3 Partes de un Puente
Un puente se compone de las siguientes partes principales: Subestructura y
superestructura
2.1.3.1 Subestructura
La superestructura se encuentra esencialmente constituida por estribos y pilas
2.1.3.1.1 Estribos
Son los apoyos extremos del puente, que transfieren la carga de éste al terreno
y que sirven ademads para sostener el relleno de los accesos al puente.
2.1.3.1.2 Pilas
Son los apoyos intermedios, es decir, que reciben reacciones de dos tramos de puente,
transmitiendo la carga al terreno.
2.1.3.2 Superestructura
Compuesta de tablero y estructura portante
2.1.3.2.1 El tablero
Esta formado por la losa de concreto, enmaderado o piso metélico, el mismo
descansa sobre las vigas principales en forma directa o a través de largueros y
viguetas transversales, siendo el elemento que soporta directamente las cargas.
2.1.3.2.2 Estructura portante
Llamada también estructura principal, es el elemento resistente principal del puente.
Por ejemplo en un puente colgante seria el cable, en un puente en arco seria el anillo

que forma el arco, etc.
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También son parte de esta las vigas, diafragmas, aceras, postes, pasamanos, capa de
rodadura, en el caso de puentes para ferrocarriles se tuviera las rieles y los durmientes.
2.2 Ingenieria basica

2.2.1 Generalidades
Antes de proceder con el disefio del proyecto de un puente, es indispensable realizar
los estudios bésicos que permitan tomar conocimiento pleno de la zona, que redunde
en la generacion de informacion bdasica necesaria y suficiente que concluya en el
planteamiento de soluciones satisfactorias plasmadas primero en anteproyectos y
luego en proyectos definitivos reales y ejecutables.
El proyectista deberd informarse adecuadamente de las dificultades y bondades que
caracterizan a la zona antes de definir el emplazamiento del puente. Emplazamiento
que deberd ser fruto de un estudio comparativo de varias alternativas, y que sea
la mejor respuesta dentro las limitaciones (generacion de informacion) y
variaciones de comportamiento de los cambios naturales y provocados de la
naturaleza.
Debe igualmente especificar el nivel de los estudios bésicos y los datos especificos que
deben ser obtenidos. Si bien es cierto que los datos naturales no se obtienen nunca de
un modo perfecto, estos deben ser claros y utiles para la elaboracion del
proyecto.

Los estudios basicos deben ser realizados de acuerdo a los requerimientos del
proyectista, por personal especializado, con experiencia, y segin los
procedimientos que se establecen en los manuales o normas especializados de
ingenieria de puentes, que en general son mas exigentes que los requeridos para las
edificaciones.

2.2.2 Estudio de Suelos
El estudio de suelos tiene como objetivo principal establecer las caracteristicas
geotécnicas, es decir, la estratigrafia, la identificacion y las propiedades fisicas y
mecanica del suelo para el disefio de cimentaciones estables.
El estudio de suelos debe considerar exploraciones de campo y ensayos de laboratorio,

cuya cantidad serd determinada en base a las necesidades del proyecto. Los estudios
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deberan comprender la zona de ubicacidn del puente, estribos, pilares (en caso de ser

necesarios).

Dichos estudios deberan comprender lo siguiente:

Ensayos de campo en suelos y/o rocas

Ensayos de laboratorio en muestras de suelo y/o roca extraidas en la
zona

Descripcion de las condiciones y caracteristicas del suelo: Contenido de
humedad, granulometria, consistencia, clasificacion, estratigrafia e
identificacion de los estratos de suelo o base rocosa, capacidad portante

Presentacion de los resultados

2.2.3 Estudio Topografico
El estudio topografico tendra como objetivos:

Los estudios

Realizar los trabajos de campo que permitan elaborar los planos
topograficos

Proporcionar informacion de base para los estudios de hidrologia e
hidraulica, y geotecnia

Establecer puntos de referencia para el replanteo durante la ejecucion
del proyecto

topograficos para la construccion de un puente vehicular deberan

comprender como minimo lo siguiente:

Un plano de ubicacion, planimetria con curvas de nivel cada metro, si
la quebrada es profunda o de mayor separacion si el terreno es llano o
de poca profundidad. Seréd necesario indicar en planos la direccion del
curso del agua.

Secciones transversales en el eje propuesto enlazado con el eje de la via
y si se ve conveniente otras aguas arriba y abajo, situadas cada 10 6 20

metros segin la necesidad y condiciones topograficas.
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e [Levantamiento topografico general de la zona del proyecto,
documentado en planos a escala entre 1:500 y 1:2000 con curvas de
nivel a intervalos de Im y comprendiendo por lo menos 100 m a cada
lado del puente en direccion longitudinal y transversal.

e Los planos deberan indicar los accesos del puente, asi como caminos,
vias férreas y otras posibles referencias. Deberan indicarse en lo posible
la vegetacion existente.

e Ubicacion e indicaciéon de cotas de puntos referenciales, puntos de

inflexion y puntos de inicio y término de tramos curvos.

2.2.4 Estudio Hidrologico, Hidraulico y Socavacion

Los objetivos de estos estudios son establecer las caracteristicas hidrologicas de los
regimenes de avenidas maximas y extraordinarias y los factores hidraulicos que
conllevan a una real apreciacion del comportamiento hidraulico del rio que permiten
definir los requisitos minimos del puente y su ubicacién optima en funcion de los
niveles de seguridad o riesgos permitidos para las caracteristicas particulares de la

estructura.

Los estudios de hidrologia e hidraulica para el disefio de puentes deben permitir

establecer lo siguiente:

e Ubicacion optima del cruce

e (Caudal méximo de disefo hasta la seccion de disefio

e Comportamiento hidraulico del rio en el tramo que comprende el cruce
e Nivel minimo recomendable para el tablero del puente

e Profundidades de socavacion general por contraccion y local.

e Profundidad minima recomendable para la ubicacion de la cimentacion
e Obras de proteccion necesarias

e Previsiones para la construccion del puente
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2.3 Normas de disefio

Para el disefio del concreto estructural, concepcidn de las cargas y factores de carga,
analisis y evaluacion estructural, se tomaron las prescripciones de las normativas
AASHTO LRFD 2004 debido a que son las impartidas en el desarrollo académico de
la asignatura CIV - 952 PUENTES y CIV — 941 HORMIGON PRETENSADO,
ademads de ser normas especificas abocadas a la construccion de puentes en el caso de

la normativa AASHTO LRFD.

2.4 Cargas para el disefio de puentes

La normativa AASHTO subdivide a las cargas en permanentes y transitorias, siendo
responsabilidad del proyectista la consideracion de las cargas segun las exigencias que
el puente demanda y las condiciones climaticas propias del lugar. A continuacion se
har4 un listado de las cargas permanentes y transitorias mas relevantes en el disefio de

puentes:

2.4.1 Cargas permanentes:
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)
e Presion vertical del peso propio del suelo de relleno (EV)
2.4.2 Cargas transitorias:
e Sobrecarga vehicular (LL)
e Sobrecarga peatonal (PL)
La normativa AASHTO ademas toma en cuenta la presencia multiple de sobrecargas y
la solicitacion extrema correspondiente a sobrecargas se determinard considerando
las posibles combinaciones de carriles cargados, multiplicando por un factor de

presencia multiple, no siendo éste aplicable al estado limite de fatiga.
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Tabla 1 Factor de presencia multiple (m)

Numero de carriles Factor de presencia
cargados mtiltiple, m
1 1.2
2 1
3 0.85
>3 0.65

Fuente: AASHTO LRFD 04

Al igual que la presencia multiple de sobrecargas, AASHTO considera el incremento
por carga dinamica (IM) y los efectos estaticos del camion o tdndem de disefio, a
excepcion de las fuerzas centrifugas y de frenado, se deberan mayorar en los
siguientes porcentajes:

Tabla 2 Incremento por carga dindmica, IM

Componente M
Juntas del tablero - Todos los estados
o 75%
limites
Todos los demés componentes
Estado limite de fatiga y fractura 33%
Todos los demas Estados Limites 15%

Fuente: AASHTO LRFD 04

Cabe recalcar que el incremento por carga dinamicano se aplica a cargas peatonales
ni a cargas de carril de disefio. Tampoco en muros de sostenimiento no solicitados
por reacciones verticales de la superestructura ni en componentes de fundaciones que
estén completamente por debajo del nivel del terreno.

e Fuerzas centrifugas (CE)

e Fuerza de frenado (BR)
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Siendo el mayor valor de:
e 25 por ciento de los pesos por eje del camidn o tdndem de disefo

e 5 por ciento del camion o tindem de disefio mas la carga de carril

La fuerza de frenado se debe ubicar en todos los carriles de disefio que se
consideren cargados y que transporten trafico en la misma direccidon. Se aplicaran
los factores de presencia multiple. Se asumird que estas fuerzas act@ian
horizontalmente a una distancia de 1.80 m sobre la superficie de la calzada.

e Cargas sobre veredas barandas

e Sobrecargas en veredas:
Se debera aplicar una carga peatonal de 3,6 x 10-3 MPa en todas las aceras de mas de
0.60m de ancho, y esta carga se debera considerar simultdneamente con la
sobrecarga vehicular de disefio. Cuando la condicidon de carga incluya cargas
peatonales combinadas con uno o mas carriles con sobrecarga vehicular, las cargas
peatonales se pueden considerar como un carril cargado.

e Sobrecargas en barandas:
La sobrecarga de disefio para las barandas para peatones se debera tomar como w= 0,73
N/mm, tanto transversal como verticalmente, actuando en forma simultanea. Ademas,
cada elemento longitudinal debera estar disefiado para una carga concentrada de 8§90
N, la cual deberéd actuar simultaneamente con las cargas previamente indicadas en
cualquier punto y en cualquier direccion en la parte superior del elemento longitudinal.
Los postes de las barandas para peatones se deberan disefiar para una sobrecarga
concentrada de disefio aplicada transversalmente en el centro de gravedad del elemento
longitudinal suprior o bien, en el caso de las barandas cuya altura total es mayor que
1500 mm, en un punto ubicado 1500 mm por encima de la superficie superior de la
acera.

e (argas de viento (WL y WS)
La carga de viento se asume estd uniformemente distribuida sobre el area expuesta
al viento. Para puentes a mas de 10 m sobre el nivel del terreno o del agua, la

velocidad de viento de disefio se debera ajustar en funcion a una ecuacion propuesta
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por la normativa en el Art. 3.8.1.1, considerando un valor adecuado para las
condiciones previamente mencionadas.
Es absoluta responsabilidad del proyectista la correcta utilizacion de las cargas de
viento, en funcidn a las caracteristicas propias del lugar y de las combinaciones de
carga adoptadas.

e Variaciones de temperatura (TU y TG)
Siendo TU la temperatura uniforme y TG el gradiente de temperatura
Cabe recalcar que la deformacion impuesta por un gradiente térmico constante, en el
caso de estructuras estaticamente determinadas, no genera esfuerzos.

e Empuje del suelo (EH, ES, LS y DD)
Siendo EH el empuje horizontal del suelo, ES la sobrecarga del suelo, LS la sobrecarga
viva'y DD la friccidon negativa.
Ademas el proyectista debera de considerar algunas cargas en caso de ocurrencia como:

e Fuerza de colision de un vehiculo (CT)

e Efectos sismicos (EQ)

e Cargas de hielo (IC)

e Solicitaciones provocadas por deformaciones superpuestas como ser la

contraccion (SH), fluencia lenta (CR) y el asentamiento (SE)
e Fuerzas friccionales (FR)
e (olision de embarcaciones (CV)
2.4.3 Factores y combinaciones de Carga

La solicitacion mayorada se tomara como:

QZZﬂi*Yi*Qi

1; = Modificador de las cargas

Doénde:

Q; = Solicitaciones de las cargas aqui especificadas

y; = Factores de carga especificados en las tablas N° 13 y 14
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2.4.3.1 Estados limites
La especificaciones AASHTO fueron desarrollados en un formato de estados limites
basados en la teoria de la confiabilidad. Un estado limite es una condicion
limitante para un funcionamiento aceptable del disefio del puente o de sus
componentes. Para lograr los objetivos de un disefio seguro, cada miembro y
conexion del puente se debe examinar a algunos o a todos los estados limites
de servicio, fatiga, resistencia y evento extremo. Todos los estados limites aplicables
deben ser considerados de igual importancia
Los estados limites que la normativa propone son:
RESISTENCIA I — Combinaciéon basica de cargas que representa el uso
vehicular normal del puente, sin viento.
RESISTENCIA II — Combinacion de cargas que representa el uso del
puente por parte de vehiculos de disefio especiales especificados por el
propietario, vehiculos de circulacion restringida, o ambos, sin viento.
RESISTENCIA III — Combinacion de cargas que representa el puente
expuesto a vientos de velocidades superiores a 90 km/h.
RESISTENCIA IV — Combinacion de cargas que representa relaciones muy
elevadas entre las solicitaciones provocadas por las cargas permanentes y
las provocadas por las sobrecargas.
RESISTENCIA V — Combinacion de cargas que representa el uso del
puente por parte de vehiculos normales con una velocidad del viento de 90
km/h.
EVENTO EXTREMO I — Combinacién de cargas que incluye sismos.
EVENTO EXTREMO II — 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 I — Combinacién de cargas que representa la operacion normal del
puente con un viento de 90 km/h, tomando todas las cargas a sus valores

normales.

19



SERVICIO II - 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 resbalamiento critico.
SERVICIO III — Combinacién de cargas relacionada exclusivamente con la
traccion en superestructuras de hormigén pretensado, cuyo objetivo es controlar
la figuracion.
SERVICIO IV — Combinacion de cargas relacionada exclusivamente con la
traccion en subestructuras de hormigon pretensado, cuyo objetivo es controlar
la figuracion.
FATIGA - Combinacion de cargas de fatiga y fractura que se relacionan
con la sobrecarga gravitatoria vehicular respectiva y las respuestas
dindmicas bajo un Uinico camion de disefo.

El Disefio por Factores de Carga y Resistencia (LRFD) requiere satisfacer la

siguiente ecuacion:
an YiQr < $Ry =R,
Para cargas para las cuales un valor méximo de vyi es apropiado:

1n = NpNrM; 2 0.95
Para cargas para las cuales un valor minimo de yi es apropiado:

B 1
7 NpNrN;

<1

Donde:
Y1 = Factor de carga

¢= Factor de resistencia

n = Factor de modificacion de las cargas

Tp= Factor relacionado con la ductilidad
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Tr= Factor relacionado con la redundancia

M= factor relacionado con la importancia operativa
Q= Solicitacion

Rn= Resistencia nominal

Rr= Resistencia mayorada = ¢Rn

2.4.3.2 Ductilidad
El sistema estructural de un puente se debe dimensionar y detallar de manera de

asegurar el desarrollo de deformaciones ineldsticas significativas y visibles en los
estados limites de resistencia y correspondientes a eventos extremos antes de la falla.
Para el estado limite de resistencia:
np = 1.05 Para elementos y conexiones no ductiles
Np = 1 Para detalles y disefios convencionales

np = 0.95 Para elementos y conexiones con ductilidad mejorada

Para todos los demas estados limites:

np =1
2.4.3.3 Redundancia

A menos que existan motivos justificados para evitarlas, se deben usar estructuras
continuas y con multiples recorridos de cargas.
Los principales elementos y componentes cuya falla se anticipa provocara el
colapso del puente, se deben disefiar como elementos de falla critica y el sistema
estructural asociado como sistema no redundante.
Los elementos y componentes cuya falla se anticipa no provocara el colapso del puente,
se deben disefiar como elementos de falla no critica y el sistema estructural
asociado como sistema redundante.

Para el estado limite de resistencia;
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Nr = 1.05 Para elementos no redundantes
Nr = 1 Para niveles convencionales de redundancia

Nr = 0.95 Para niveles exepcionales de redundancia

Para todos los demaés estados limites:
nr =1

2.4.3.4 Importancia operativa
Aplicable exclusivamente a los estados limites de resistencia y correspondientes a
eventos extremos.
Para el estado limite de resistencia:

n; = 1.05 Para puentes importantes
n; = 1 Para puentes tipicos

n; = 0.95 Para puentes de reltariva poca importancia

Para todos los demas estados limites:
n =1

2.4.3.5 Denominacion de las cargas
Cargas Permanentes:
DD = Friccion negativa (downdrag)
DC = Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
DW =Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios
publicos
EH = Empuje horizontal del suelo
EL = Tensiones residuales acumuladas resultantes del proceso constructivo,
incluyendo las fuerzas secundarias del postesado
ES = Sobrecarga de suelo
EV = Presion vertical del peso propio del suelo de relleno
Cargas Transitorias:
BR = Fuerza de frenado de los vehiculos

CE = Fuerza centrifuga de los vehiculos
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CR = Fluencia lenta

CT = Fuerza de colision de un vehiculo

CV = Fuerza de colision de una embarcacion
EQ = Sismo

FR = Friccion

IC = Carga de hielo

IM = Incremento por carga vehicular dinamica
LL = Sobrecarga vehicular

LS = Sobrecarga de la carga viva

PL = Sobrecarga peatonal

SE = Asentamiento

SH = Contraccion

TG = Gradiente de temperatura

TU = Temperatura uniforme

WA = Carga hidraulica y presion del flujo de agua

WL = Viento sobre la sobrecarga

WS = Viento sobre la estructura

2.5 Geometria del puente

2.5.1 Seccion transversal

El ancho de la seccion transversal de un puente no sera menor que el ancho del acceso

y podrd contener: Vias de trafico, vias de seguridad (bermas), veredas, ciclo via,

barreras y barandas, elementos de drenaje.

Figura 2 Secciones doble T o T con nervio de hormigoén prefabricado

[ :
T L & K

Fuente: AASHTO LRFD 04
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2.5.2 Ancho de calzada
Siempre que sea posible, los puentes se deben construir de manera de poder
acomodar el carril de disefo estandar y las bermas adecuadas.
El nimero de carriles de disefio se determina tomando la parte entera de la
relacién w/3.6, siendo w el ancho libre de calzada (m).
Los anchos de calzada entre 6.00 y 7.20 m tendran dos carriles de disefo, cada
uno de ellos de ancho igual a la mitad del ancho de calzada.

2.5.3 Berma
Una berma es la porcion contigua al carril que sirve de apoyo a los vehiculos que se
estacionan por emergencias. Su ancho varia desde un minimo de 0.60 m en carreteras
rurales menores, siendo preferible 1.8 a2.4 m, hasta al menos 3.0m y preferentemente
3.6 m, en carreteras mayores. Sin embargo debe tenerse en cuenta que anchos
superiores a 3.6 m predisponen a su uso no autorizado como via de trafico.

2.5.4 Vereda
Utilizadas con fines de flujo peatonal o mantenimiento. Estdn separadas de la
calzada adyacente mediante un cordén barrera, una barrera (baranda para trafico
vehicular) o una baranda combinada. El ancho minimo de las veredas es 0.6 m

2.5.5 Cordon barrera
Tiene entre otros propodsitos el control del drenaje y delinear el borde de la via de
trafico. Su altura varia en el rango de 15 a 25 cm, y no son adecuados para prevenir que
un vehiculo deje el carril.

2.5.6 Barandas
Se instalan a lo largo del borde de las estructuras de puente cuando existen pases
peatonales, o en puentes peatonales, para proteccion de los usuarios. La altura de las
barandas serd no menor que 1.10 m, en ciclo vias serd no menor que 1.50 m. Una
baranda puede ser disefiada para usos multiples (caso de barandas combinadas
para peatones y vehiculos) y resistir al choque con o sin la acera.
Sin embargo su uso se debe limitar a carreteras donde la velocidad méxima
permitida es 70 km/h. Para velocidades mayores o iguales a 80 km/h, para

proteger a los peatones es preferible utilizar una barrera.
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2.5.7 Barreras de concreto
Su proposito principal es contener y corregir la direccion de desplazamiento de los
vehiculos desviados que utilizan la estructura, por lo que deben estructural y
geométricamente resistir al choque. Brindan ademas seguridad al trafico peatonal,
ciclista y bienes situados en las carreteras y otras areas debajo de la estructura. Deben
ubicarse como minimo a 0.70 m del borde de una via y como maximo a 1.20 m. En
puentes de dos vias de trafico puede disponerse de una barrera como elemento
separador entre las vias.
No debe colocarse barandas peatonales (excepto barandas disefiadas para usos
multiples) en lugar de las barreras, pues tienen diferente funcion. Mientras las
barandas evitan que los peatones caigan del puente, las barreras contienen y
protegen el transito vehicular.

2.5.8 Capa de rodadura
Puede ser rigido o flexible y se dispone en la superficie superior del puente y
accesos. El espesor del pavimento se define en funcion al trafico esperado en la via.

2.5.9 Drenaje
La pendiente de drenaje transversal minima es de 2% para las superficies de
rodadura.
En caso de rasante horizontal, se utilizan también barbacanas, de diametro
suficiente y nimero adecuado. Son tipicos drenes de material anticorrosivo. El
agua drenada no debe caer sobre las partes de la estructura.

2.5.10 Juntas de dilatacion
Para permitir la expansion o la contraccion de la estructura por efecto de los
cambios de temperatura, se colocan juntas en sus extremos y otras secciones
intermedias en donde se requieran. Las juntas deben sellarse con materiales
flexibles, capaces de tomar las expansiones y contracciones que se produzcan y ser

impermeables.
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2.6 Método de analisis aproximado
La normativa AASHTO LRFD sugiere un modelo elédstico de analisis aproximado, el
método de los factores de distribucion por sobrecarga, el cual considera diversos
factores como el area de las vigas, parametros de rigidez longitudinal, longitud del
tramo de la viga, el nimero de vigas, el nimero de carriles, la separacion de las vigas,
la altura de losa entre otros factores, a diferencia de los métodos de momentos
estaticos.
El método de los factores de distribucion es aplicable siempre y cuando:
e El ancho del tablero es constante
¢ A menos que se especifique lo contrario, el nimero de vigas no es menor
que cuatro
e Las vigas son paralelas y tienen aproximadamente la misma rigidez;
e A menos que se especifique lo contrario, la parte de vuelo
correspondiente a la calzada, de, no es mayor que 910 mm
e La seccion transversal es consistente con una de las secciones
transversales propuestas por la norma
Ademés especifica que los factores de presencia multiple no se deben utilizar junto con
los métodos aproximados de asignacion de cargas, excepto los métodos de momentos
estaticos o la ley de momentos, ya que estos factores ya estan incorporados en los

factores de distribucion.

2.7 Diseiio de elementos de hormigén armado
2.7.1 Diseiio de elementos sometidos a flexion
El disefio por resistencia debe basarse en las siguientes hipotesis y debe
satisfacer las condiciones de equilibrio y de compatibilidad de deformaciones.
e Excepto para los modelos de bielas y tirantes, la tension en la armadura se
basa en una curva tension deformacion representativa del acero o en una
representacion matematica aprobada, que incluya el desarrollo de la

armadura y los elementos de pretensado y la transferencia del pretensado.
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e La maxima deformacidn unitaria utilizable en la fibra extrema sometida a
compresion del concreto se supone igual a 0.003.

e Se desprecia la resistencia a la traccion del hormigon en elementos
reforzados.

e Las deformaciones unitarias en el refuerzo y en el concreto deben suponerse
directamente proporcionales a la distancia desde el eje neutro.

e La distancia desde la fibra de deformacion unitaria maxima al eje neutro,
“c” se debe medir en direccion perpendicular al eje neutro.

e Para f’c hasta 28 Mpa, el factor P1 se deberd tomar como 0.85, para
resistencias mayores a 1 se le debera aplicar una reduccion de 0.05 por cada
7 Mpa de resistencia en exceso de 28 Mpa, excepto que 1 no podra ser
menor que 0.65.

e En los elementos con refuerzo o acero de pretensado totalmente adherente,
o en la longitud adherente de los cables localmente no adherentes, la
deformacion es directamente proporcional a la distancia al eje neutro,
excepto para los elementos de gran altura, los cuales deberan satisfacer los

requisitos del Articulo 5.13.2, y para otras regiones perturbadas.

2.7.1.1 Curva tension deformacion representativa del acero
Distribucion Rectangular de las Tensiones.
La relacion natural entre la tension y la deformacion del hormigén se puede
considerar satisfecha por un diagrama rectangular equivalente de tensiones de
compresion de 0,85f 'c en una zona limitada por los bordes de la seccion
transversal y una recta paralela al eje neutro ubicada a una distancia a = f1*c, a
partir de la fibra extrema comprimida. La distancia “c” se debera medir de

manera perpendicular al eje neutro.
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Figura 3 Cuiia rectangular de esfuerzos equivalentes

WS’F’L
N

L""‘—\--
C=085*F c*a*b

Jd = [d-s:zzl

T = Asfs

Fuente: Elementos de Concreto Reforzado; Ramon Ruiz

2.7.2 Diseiio por Cortante
De acuerdo a la norma ASSTHO, el disefo a cortante de vigas debe basarse en la

relacion:
Vy < 0V,

Donde Vu, es la fuerza cortante total aplicada en determinada seccion de la viga y
producida por las cargas mayoradas, y Vn = Vc + Vs, es la resistencia a cortante
nominal igual a la suma de las contribuciones del concreto y del acero en el alma, si

éste ultimo existe.

2.7.2.1 Resistencia a cortante suministrada por el concreto
La resistencia proporcionada por el concreto puede tomarse como:

VC=0,53*\/flc*bw*d

2.7.2.2 Area de refuerzo para cortante
Donde Vuexcede ¢pVc, debe calcularse refuerzo para resistir cortante. Entonces:

A,F,.d
V. = vyt

s S
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2.7.2.3 Armadura minima por cortante
En caso que tedricamente no se requiera armadura por cortante, se debe de proveer de

armadura de cortante minima y viene dada por:

0,2 by *s by *s
Ay min == W, /f’c >3,5% w

f; yt yt
2.8 Diseiio de elementos de hormigon presforzado

2.8.1 Definicion

El hormigoén pretensado es aquel que busca introducir en el hormigon esfuerzos iguales
y contrarios a los producidos por las cargas, de forma tal que se eliminen o reduzcan

los esfuerzos producidos por las cargas

2.8.2 Tipos de armadura en el hormigon pretensado

En el hormigon pretensado se distinguen dos tipos de armaduras:

e Armadura activa: Son de acero de alta resistencia mediante las cuales
se introduce el acero de pretensado.

e Armaduras pasivas: Son las armaduras habituales del hormigén
armado, asociadas a las anteriores. En elementos a flexion se disponen
longitudinalmente, ayudan en la disposicion de la armadura transversal
y resistir fracciones del momento flector de disefio.

2.8.3 Tipos de hormigon pretensado

Los elementos presforzados a flexion deben clasificarse como Clase U, Clase T o Clase
C en funcién de ft, correspondiente al esfuerzo calculado en la fibra extrema en

traccion en la zona precomprimida en traccion, calculada para cargas de servicio, de la

siguiente forma:
Clase U: f ' < 0.7\/ﬁ
ClaseT:f ", < 0.7 /f ¢ < fi <\Jf ¢
Clase C: f; > \/f ¢

Los elementos de la Clase U se supone que poseen un comportamiento como elementos

no fisurados. Los elementos Clase C se supone que poseen un comportamiento como
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elementos fisurados. El comportamiento de los elementos de Clase T se supone como

en transicion entre los fisurados y los no fisurados.

2.8.4 Ventajas el hormigon pretensado

Esta nueva técnica de construcciones de hormigén tiene una serie de ventajas de las

cuales se pueden resumir las principales:

El hormigén pretensado posee mayor durabilidad, consecuencia de la
estricta limitacion de la aparicion y abertura de las fisuras del hormigon
(cuando no se impone su ausencia absoluta), factor que redunda en una
mejor proteccion del acero contra la corrosion. También influye
favorablemente el mas cuidadoso control de ejecucion que esta técnica
siempre precisa (en hormigon pretensado, las diversas normativas
exigen niveles de control normal o de preferencia intenso).

El hormigén pretensado estd especialmente capacitado para recuperar
su forma inicial cuando cesa la carga que lo deforma. Incluso las fisuras
que se producen bajo la actuacion de cargas excepcionales pueden llegar
a cerrarse, cuando éstas desaparecen.

La resistencia a fatiga del hormigon pretensado es muy superior a la que
presentan otros materiales constructivos, superando incluso la de las
estructuras metalicas normales (roblonadas o soldadas). Se ha
comprobado que esta elevada resistencia encuentra su justificacion en
la pequeria amplitud de los ciclos de tension en el acero de las
armaduras.

Al ser la tension de trabajo de las armaduras activas del orden de cinco
veces superior a la tension de trabajo de las armaduras de una pieza de
hormigén armado, la fraccion de la tension de trabajo que supondra el
incremento de tension causado por una sobrecarga periddica de
influencia fundamental en la resistencia a la fatiga serd mucho menor en

el hormigdn pretensado.
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Este hecho lo hace especialmente indicado para estructuras solicitadas
ciclica y dindmicamente, como es el caso de los puentes de ferrocarril.

e Economia: El correcto empleo del hormigén pretensado ahorra del 15

al 30 % de hormigén, con relacion al hormigén armado, gracias a la
cooperacion total de la seccion. El ahorro de acero es mucho mas
marcado (del 60 al 80 %) debido al elevado limite elastico de los aceros
de pretensado.
El alto grado de utilizaciéon de los materiales en el hormigon pretensado
exige un conocimiento profundo de sus propiedades y un cuidado
especial tanto en el calculo como en la ejecucion, caracteristicas que lo
hacen especialmente apto para la prefabricacion.

e Menor deformabilidad. Las deformaciones en elementos de hormigén
pretensado son del orden de una cuarta parte de las producidas en
hormigén armado, para piezas de igual canto, sometidas a idénticas
solicitaciones. Estas deformaciones tan pequefias permiten al
proyectista disefiar estructuras de gran esbeltez y dan como resultado
pequefias amplitudes de vibracion.

2.8.5 Propiedades geométricas de la seccion
Para determinar las propiedades de una seccion antes de la adherencia de los cables de
pretensado, se debe considerar la disminucion del area de la seccion transversal debida
a la presencia de las vainas de postesado abiertas. En el caso de los elementos
pretensados y los elementos postesados luego de la inyeccion de mortero, se permite
utilizar las propiedades de la seccion bruta, o las propiedades de una seccion efectiva
que puede incluir el area transformada de los cables adherentes y la armadura no
pretensada.

2.8.6 Esfuerzos en las fibras extremas
Los esfuerzos en el concreto inmediatamente después de la aplicacion del presforzado
(antes de las pérdidas de presforzado que dependen del tiempo) no deben exceder los

siguientes valores:
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Tabla 3 Esfuerzos admisibles en tiempo inicial

Descripcién Notacién MKS

Esfuerzo admisible a la traccién en £ 0.8\/f i
tiempo cero t

Esfuerzo admisible a la compresién en

el tiempo cero fa 0.6f "ci

Fuente: ASSTHO LRFD 2004
Para los elementos presforzados sometidos a flexion Clase U y clase T, los esfuerzos
en el concreto bajo las cargas de servicio (después de que han ocurrido todas las

pérdidas de presforzado) no deben de exceder los siguientes valores:

Tabla 4 Esfuerzos admisibles en tiempo infinito

Descripcién Notacién MKS

Esfuerzo admisible a la traccién en f
tiempo infinito ts 1.64/f .

Esfuerzo admisible a la compresién en ,
P fes | 0.45f ",

el tiempo infinito
Fuente: ASSTHO LRFD 2004

2.8.7 Fuerza de pretensado
La eleccion de la fuerza de pretensado corresponde netamente a el andlisis de los
esfuerzos actuantes en las fibras criticas, mediante la compatibilidad de deformaciones
y con la ayuda del principio de superposicion de cargas y efectos, para el tiempo antes
de que se hayan producido las perdidas diferidas en el tiempo y en el tiempo después

de ocurridas todas las pérdidas.

Tiempo inicial:

Fibra superior

M, *C P, x ey *C P,
fio = — 0 1o+ 0 *€o 10——0S0.8* ,_f'ci
Iy Iy Ay

Fibra inferior

My x Cyp Py * eg * Cy

Py ,
f20 = _A_S_0-6*fci

IO IO 0
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Donde:

f10= Esfuerzo méximo de traccion en la fibra superior en el tiempo inicial

>0 = Esfuerzo maximo de compresion en la fibra inferior en el tiempo inicial

Tiempo infinito:

Fibra superior

Ms * Cioo * Py % €4 * Cqop * P )
_ TI 1 +77 01 1 _UA OS—0.45*fC

fiw =

Fibra inferior

Mp *Cro N*Py*en*Croe N*FPy ,
— — — <1.6
I, I, A =16Vl

fzoo

Donde:

{1 = Esfuerzo maximo de compresion en la fibra superior en el tiempo infinito

> = Esfuerzo maximo de traccion en la fibra inferior en el tiempo infinito
2.8.8 Pérdidas de pretensado

Un aspecto muy significativo que se debe considerar en el disefio de los elementos
pretensados son las pérdidas de pretensado que se producen por diferentes causas. Estas
pérdidas pueden afectar drasticamente el comportamiento de un elemento bajo cargas
de servicio y en el mejor de los casos éstas solo pertenecen a una estimacion razonable.
Para disefiar elementos cuyo comportamiento (particularmente las flechas) es sensible
a las pérdidas de pretensado, el ingeniero deberia establecer mediante ensayos las
propiedades dependientes del tiempo de los materiales a utilizar en el analisis y/o
disefio de la estructura. Luego se deberian realizar analisis refinados para estimar las
pérdidas de pretensado.

Las pérdidas de pretensado se dividen en dos segun su actuacion a lo largo de la vida
del puente: Unas tienen lugar inmediatamente después de aplicada la fuerza de
presforzado y otras una vez que se han producido las pérdidas instantaneas. Entonces

las pérdidas se clasifican en instantaneas y en diferidas en el tiempo.
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2.8.8.1 Instantaneas
Tres tipos de pérdidas son instantaneas: Por friccidn, por acufiamiento y por

acortamiento elastico.

2.8.8.2 Diferidas
Tres tipos de pérdidas son diferidas en el tiempo: Fluencia lenta del hormigén,

contraccion del hormigon y relajacion de los cables.

2.8.9 Diseiio por cortante
Los esfuerzos de tension diagonal en una viga de hormigén presforzado sometida a
cargas de servicio, son considerablemente menores que en una viga de hormigon

reforzado de las mismas caracteristicas. Esto se debe esencialmente a dos factores:

- La combinacion de esfuerzos longitudinales de compresion y de esfuerzos
cortantes.

- Lapendiente de los tendones; ésta pendiente es tal que produce un cortante Vp
por las fuerzas de presfuerzo, en direccion opuesta a la del cortante generado
por la carga “Contracortante”.

V, = P,sent
Donde:
Pe = Fuerza de pretensado efectiva en la seccion considerada
® = Pendiente del tendén en la seccion considerada
Con cargas cercanas a la falla, una viga presforzada se encuentra fisurada y se comporta

en forma muy parecida a na viga corriente de hormigén armado, por lo tanto las

metodologias son similares.

2.8.9.1 Cortante resistido por el hormigon

En elementos presforzados se presentan dos tipos de agrietamiento inclinados:

- Agrietamiento de cortante por flexion
- Agrietamiento de cortante en el alma

El agrietamiento de cortante por flexion se inicia con un agrietamiento por flexion,
por un esfuerzo nominal “Vei”. Cuando se produce el agrietamiento por flexion se

incrementan los esfuerzos cortantes en el concreto arriba de la fisura. La fisura de
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cortante por flexion se desarrolla cuando el esfuerzo combinado de cortante y
traccion excede la resistencia a la traccidon del concreto. Inician casi verticales, en
la cara a tension de la viga y luego se propagan diagonalmente hacia arriba en
direccion a la cara comprimida. Son comunes en vigas con fuerzas de presfuerzo

relativamente bajas.

El agrietamiento por cortante en el alma empieza en un punto interior del elemento,
para un cortante nominal “Vew”, cuando los esfuerzos principales de traccion
exceden la resistencia a traccion del concreto y luego se propagan diagonalmente
tanto hacia arriba como hacia abajo. Se presentan a menudo en vigas de almas

delgadas sometidas a altas fuerzas de presfuerzo.

Como el objetivo del disefio es evitar el agrietamiento diagonal; la resistencia
nominal a cortante proporcionada por el concreto “Vc”, se supone al menor de los

valores de “Vei” y “Vew”.

2.8.10 Resistencia a la flexion
La resistencia a flexion de los elementos pretensados se puede calcular usando las
mismas hipdtesis usadas para los elementos no pretensados. Sin embargo, el acero de
pretensado no tiene un limite de fluencia bien definido como el acero dulce. A medida
que una seccion transversal pretensada llega a su resistencia a flexion (definida por una
maxima deformacién especifica de compresion en el hormigén igual a 0,003), la
tension en la armadura pretensada a la resistencia nominal, “fps”, variara dependiendo
de la magnitud del pretensado. El valor de “fps” se puede obtener a partir de las
condiciones de equilibrio, relaciones tension-deformacion y compatibilidad de las. Sin
embargo, este analisis es bastante laborioso, especialmente en el caso de los cables no
adherentes. En el caso de pretensado con cables adherentes se puede considerar la
compatibilidad de las deformaciones en una seccion individual, mientras que en el caso
de los cables no adherentes las relaciones de compatibilidad s6lo se pueden plantear en
los puntos de anclaje y dependeran del perfil del cable y de las cargas que solicitan al

elemento.
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En el caso de los elementos con acero de pretensado adherente, se puede usar un valor
aproximado de “fps” para los elementos solicitados a flexion armados con una
combinacion de armadura pretensada y no pretensada (elementos parcialmente
pretensados), tomando en cuenta los efectos de cualquier armadura de traccion no
pretensada, cualquier armadura de compresion, la resistencia a la compresion del
hormigon f'c, el factor de bloque rectangular de tensiones 1, y un factor adecuado

segun el tipo de material de pretensado utilizado (yp).

2.9 Presupuesto y Cronograma de ejecucion

2.9.1 Computos métricos
Es la cuantificacion de volimenes de obra de acuerdo a su unidad de medida de obras
por ejecutarse o ya ejecutadas de cada uno de los items de un proyecto, para esto se
usan formulas geométricas sencillas y que muestren las mejores aproximaciones a las

cantidades reales. Esta actividad se conoce también como cubicaje, metraje o medicion.

Computar es determinar el volumen de una parte de una obra, que permitira determinar
la cantidad de materiales equipo y mano de obra que se requieren para su ejecucion,
considerando como insumo fundamental las especificaciones que determinan el uso de
determinados materiales asi como las técnicas y procedimientos a aplicar en su

ejecucion.

Los computos pueden realizarse por medio de los planos de disefio del proyecto, o
directamente en obra para el caso de coOmputos para determinar obra ejecutada, en
ambos casos se usaran los medios con que se cuente para determinar las mediciones,
en caso de ejecutarse en planos es recomendable trabajar con los instrumentos del CAD
tratando de seguir un sentido de rotacién y ubicacion de cada modulo, bloque,
ambiente, para cada item, de manera que permita una identificacion inmediata ya sea

en el plano o en la mismo obra.

Los computos en general deben ejecutarse con el mayor orden posible de acuerdo una

serie de formatos y de mejor manera posible en los rangos necesarios de precision se
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recomienda usar directamente planillas de Excel y con formato de calculo con precision

de pantalla.

Con el trabajo sobre planos en CAD o cualquier otro tipo de graficacion como el Vector

se puede mantener mayor precision.

La precision en campo se la obtiene con un buen uso de los instrumentos con los que
se realiza las mediciones sean estas sobre cualquier tipo de obra, normalmente tratando
de realizar mediciones en tramos de tamafio pequefio de manera de bajar la posibilidad
de errores, también es necesario tratar de especializar en las compaiias, profesionales
que se dediquen exclusivamente al cubicaje y mediciones o mantener continuidad en
el personal encargado para evitar sobreexposiciones o no consideracion de algunos

volumenes por omision.

Al realizar un cOmputo es necesario que este sea verificado por otro profesional para

una confirmacion real de la medicién y asi evitar errores frecuentes.

Para estos cOmputos se muestran una serie de formatos pero en general uno puede crear
su propio formado de acuerdo al tipo de obra que muestre orden, requerimientos del
tipo de obra, y que permitan un rapido replanteo y ubicacion del detalle de mediciones

tanto en planos como en obra.

Normalmente se usan en la mayoria de los casos croquis que permiten identificar las
medidas y la aplicacion de formulas geométricas, lo recomendable es que estos croquis
guarden una relacion de proporcionalidad clara para que se pueda interpretar las

formulas geométricas aplicadas rapidamente.
Con graficaciones parciales en CAD se puede eliminar el uso de croquis.

2.9.2 Presupuesto
Es el valor inicial y supuesto de algin objeto para nuestro caso es el valor que se

presume en una obra antes de ejecutarla en valores econdmicos.
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Normalmente un presupuesto no es definitivo es un valor flexible que se ajusta en
funcién de una suposicion de costos fijos y variables que son verificados durante la

ejecucion.

En el rubro de la construccion estos presupuestos no debian tener gran variacion ya que
se supone que fueron determinados en base a un disefio final y caracteristicas propias
de cada obra, por lo que un parametro de calidad de un disefio estd en la no variacién

de estos presupuestos ni en exceso o defecto.

El presupuesto para una obra puede ser determinado normalmente por la aplicacion de
precios unitarios que deben ser desarrollados con una determinada metodologia y
logica aplicada a la construccion y en forma particular para cada obra de acuerdo a sus

caracteristicas.

Otra forma de determinar el presupuesto de una obra es determinar precios de obras ya
ejecutadas y aplicar estos tratando de definir una similitud en los aspectos de
materiales, tipo de obra, condiciones de desarrollo, zona, en general que tengan las
mismas caracteristicas, un aspecto que es muy dificil de poder asumir el la variacion
de precios debido a los cambios del costo de materiales, mano de obra, y otros en

funcion del tiempo (inflacion).

Otra forma es la de asumir costos unitarios en funcion de parametros comparativos de
area o volumen global, normalmente costos que nos permiten realizar estudios de
factibilidad o de definicion de alternativas desde el punto de vista econdémico y
financiero, por ejemplo costo por metro cuadrado construido, costo por metro cubico

de agua embalsada, costo por hectarea irrigada, costo por Kw instalado.

Sin embargo los dos ultimos métodos solo sirven para un sistema de comparacion
maximo hasta nivel de factibilidad de un proyecto no se debe usar estos métodos para

efectos de ejecucion de proyectos.

Todos estos presupuestos obtenidos en base a costos histéricos tendran la metodologia

de mostrar una extrapolacion de valores para una serie de obras ejecutadas y si es
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posible actualizando costos a un valor futuro por ser acciones pasadas o a un valor

presente en caso de acciones futuras.

2.9.3 Calculo De Presupuestos
Para efectos de este modulo se considerara solo el célculo de presupuestos por el

método de precios unitarios.

Para la aplicacion del método de precios unitarios es necesario primeramente un estudio
total del proyecto en general, desde el objetivo general y los objetivos particulares, la
concepcion técnica del proyecto, su forma de enfoque de célculo en todas sus
componentes, las especificaciones técnicas que normalmente deben encontrarse en los
planos, el sitio, la zona, la regidon en cuanto a las caracteristicas de mercado de
materiales necesarios, mano de obra, equipo, acceso a las obras, sistemas de transporte,
flujo econdmico financiero, en general todos los datos que puedan mostrar acciones en

contra de la variacion de los costos.

2.9.4 Analisis De Precios Unitarios
Para determinar un precio unitario es necesario primeramente la definicion clara de los
items de que estard compuesta una obra de acuerdo con el disefio final aprobado que
normalmente debe cumplir los requisitos demandados por la sociedad y estar disefiados

de acuerdo con las normas en vigencia para cada tipo de estructura.

Inicialmente se debe leer en detalle las especificaciones de cada item, asi como los
planos de disefio, para determinar si cada item se encuentra enmarcado en los
requerimientos y determinar que materiales serdn necesarios para su ejecucion asi

como que equipo y mano de obra requiero para que se ejecute.

Para el calculo del precio unitario es necesario considerar que existen dos tipos de

costos en su estructura que se pueden mostrar en el cuadro y que son los:
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Costos directos

Costos Indirectos

Los costos directos corresponden a: Los costos indirectos corresponden a:
Materiales Gastos generales
Equipo y herramienta Utilidad
Mano de obra. Impuestos

Cada uno de estos costos se puede desglosar detalladamente en cada componente.

2.9.5 Mano De Obra
En el rubro mano de obra al igual que en el anterior se debe realizar dos actividades, la

primera determinar un estandar de costo de mano de obra para cada uno del personal que
lograra la ejecucion del item, y la segunda actividad que es la mas complicada que consiste

en determinar el rendimiento de cada participante en la ejecucion unitaria del item.

Para la determinacion del costo unitario del personal participante en la ejecucion del item, se
debe tomar en cuenta las disposiciones legales existentes en cada pais en el aspecto de la
relacion obrero patronal (ley de trabajo) y beneficios colaterales expresados como leyes
complementarias o convenios laborales existentes en cada pais o region donde se realizara la

obra.
Para el caso de nuestro pais se realizara el siguiente analisis:

2.9.5.1 Incidencias sobre costo de mano de obra
Se denomina incidencias los valores que debido a las disposiciones legales, convenios y
otro tipo de disposiciones son de estricto cumplimiento y que cambian normalmente

incrementando el costo del jornal o salario de los ejecutores de obra.

2.9.5.2 Incidencia por inactividad
.- Para esta incidencia se considera fundamentalmente el salario que se paga en forma

continua incluso de dias que no se trabaja o produce debido a: domingos, feriados,
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vacaciones, ausencia por enfermedades, faltas justificadas, injustificadas, lluvias u

otros fenomenos extraordinarios, aguinaldo navidefio, indemnizacién, desahucio.

El cuadro siguiente no es una regla de aplicacion ya que dependera del tipo de obra e

incluso de la zona en la que se realice la obra

Causa Dias sin produccion Jornal pagado sin
produccion
Domingos 52 52
Feriados 12 12
Vacaciones 15 15
Enfermedades 6 3
Ausencias 3 2
Lluvias o  fendmenos | 5 5
extraordinarios
Dia del trabajador 1 1
Aguinaldo 30
Indemnizacion anual 30
Desahucio (*) 9
total 94 158

(*) Considerando el 10% de los dias sin produccion

2.9.5.3 Costo de la mano de obra indirecta
-~ En este rubro se debe considerar el costo del personal que no esta incluido

directamente en el personal que se asigna a cada item, estos pueden ser:

Personal técnico, capataces.
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Personal administrativo, contador, administrador, secretaria
Control de materiales, vigilancia, serenos, Choferes apoyo, porteros.

2.9.6 Determinacion de la incidencia del IVA, I.T
Se supone que sobre lo que se pagara IVA es la mano de obra, ya que el resto de los

insumos son facturados. Por lo que se tiene:

Costo total mano de obra = costo de mano de obra directa + impuesto al valor agregado

IVA
CM.0.=CM.0.D. +0.13* CM.O.
CM.0.=CM.0.D./0.87

2.9.7 Cronograma de ejecucion
Un Cronograma es una representacion grafica y ordenada con tal detalle para que un

conjunto de funciones y tareas se lleven a cabo en un tiempo estipulado y bajo unas
condiciones que garanticen la optimizacion del tiempo. Los cronogramas son
herramientas basicas de organizacidén en un proyecto, en la realizacion de una serie
pasos para la culminacion de tarea, son ideales para eventos, son la base principal de

ejecucion de una produccion organizada.
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CAPITULO 11T
INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1 Ingenieria basica
3.1.1 Estudio de suelos
El objetivo del estudio de suelos es determinar las caracteristicas geotécnicas y las
propiedades fisico-mecanicas de los suelos, para posteriormente definir el tipo de
fundacion. El estudio de suelos consiste en realizar el ensayo de SPT en campo para
determinar la capacidad portante del suelo en funcion al nimero de golpes para luego
con la muestra obtenida realizar los respectivos ensayos de contenido de humedad,

granulometria, limites de Atterberg y su respectiva clasificacion.

Para el diseno estructural del puente vehicular se realizé la exploracién de 2 pozos,
uno para cada estribo, a profundidades progresivas de un metro para definir la
estratigrafia del lecho en el caso del pozo de la margen derecha y como habia gran
similitud de la estratigrafia en el pozo de la margen izquierda, se realiz6 el ensayo a
una profundidad de 4m. Es necesario mencionar que los ensayos realizados para cada
pozo, se encuentran detallados en el ANEXO C, a continuacion, se resumen los datos

mas importantes obtenidos:
Clasificacion, estratigrafia y resistencias admisibles.

A partir del andlisis granulométrico y pléstico, se define los perfiles estratigraficos con

sus respectivas clasificaciones y resistencias de cada uno de los pozos.
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Estratigrafia Pozo N° 1.

Se encuentra ubicado en la margen derecha, en la cual se fundara el estribo tipo

ménsula.

Figura 4 Estratigrafia Pozo N° 1
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ASSTHO A-1-a (0), SUCS
GP-GM:Grava mal graduada,

mezcla de arena con grava EE?E :;":_;._:_;._ﬂ-:-if'”:f.;_ T 4m

con poco o nada de particulas "'""E-:"E-:""-""""'E:_:'"" e i
finas (limo) 2,75 kg/cm?

Fuente: Elaboracion propia
Se confirma a una profundidad promedio de 4,00 m la existencia de suelo ASSTHO
A-1-a (0), SUCS (GP-GM)"Grava mal graduada, mezcla de arena y grava con poco o

nada de particulas finas", con una resistencia admisible de 2,75 kg/cm? siendo ésta

apta para fundar.

Estratigrafia, Pozo n° 2.

Se encuentra ubicado en la margen izquierda, en la cual se fundara el estribo tipo

ménsula.

Figura 5 Estratigrafia Pozo N° 2
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[ u uly
R

Grava mal graduada, mezcla TR
de arena con grava con poco L%
o nada de particulas finas
2,60 kg/cm?

3.85m

Fuente: Elaboracion propia

Se confirma a una profundidad promedio de 3,85 m la existencia de suelo ASSTHO
A-1-a (0), SUC GP "Grava mal graduada, mezcla de arena y grava con poco o nada

de particulas finas", con una resistencia admisible de 2,60 kg/cm? siendo ésta apta para

fundar.
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Analisis Plastico.

Tabla 5 Resultados del Analisis Plastico para cada uno de los pozos.

Margen | Margen
Descripcion | Derecha | Izquierda
Pozo#1 | Pozo#?2
Contenido
de humedad | 1.45 % 4.06 %
(CH).
Limite
Liquido
o o
(LL). O O
Limite & &
Plastico E E
(LP). e A~
indice de =) Q
Plasticidad z z
(IP).

Fuente: Elaboracion propia

3.1.2 Estudio topografico
En este caso para el disefio del puente vehicular ya se cuenta con el estudio topografico

realizado por el departamento de Topografia del Gobierno Autonomo Municipal de
San Lorenzo de la provincia Méndez. Por otra parte, se realizé una verificacién y
analisis de los datos proporcionados por el departamento de topografia, con la finalidad

de verificar la informacion existente.

A partir de la informacion existente y la de verificacion, se tiene conocimiento de las
caracteristicas del afluente aguas arriba y aguas abajo, ademas de la seccion transversal

en estudio.

El estudio topografico se realizo6 100 m aguas arriba y aguas abajo. Como resultado
del levantamiento topografico por parte del Gobierno Auténomo Municipal de San
Lorenzo se adjunta una serie de puntos para formar las curvas de nivel en el lugar de
emplazamiento mostrada en el ANEXO A ademas del perfil longitudinal y mostrado
en el ANEXO B. A partir del andlisis del levantamiento topografico y la elaboracion
del perfil longitudinal y transversal, adoptando una luz de puente de 42 m debido a

que
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en el caso de este proyecto la longitud del puente no solo es adoptada con la ayuda del
estudio hidrolégico, hidraulico y topografico sino ademds por la existencia de una

infraestructura como los defensivos o gaviones.

3.1.3 Estudio Hidrologico, Hidraulico y de Socavacion
Para determinar el caudal méximo existen una variedad de métodos, entre los que

se encuentran: Método Racional; Método del Hidrograma Unitario y los métodos
empiricos entre otros. Ahora bien, para el calculo del tirante maximo se debe
conocer la seccion transversal del lecho y a partir de la ecuaciéon de Manning en

funcién al caudal maximo ya calculado se obtiene dicho tirante.

1 2
Q =£*A*Rh§*51/2

Donde:

n: Coeficiente de rugosidad. (n = 0,0292 Para cauces en Tarija)

S: Pendiente del terreno.

A: Area transversal.

Ry: Radio Hidraulico.
Estudio de socavacion
La profundidad de socavacion es funcion del tirante maximo, la velocidad del
flujo y las caracteristicas propias del suelo. Para calcular la socavacion se tomaran
en cuenta los siguientes métodos: Ecuacion segin Hugo Belmonte y el Método de

Lischtvan — Levediev.

3.1.3.1 Resultados obtenidos
A partir del analisis hidroldgico que se encuentra detallado en el ANEXO D,

se citan los datos més importantes del estudio:
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Tabla 6 Caracteristicas de la cuenca

Caracteristicas: Cantidad: | Unidad:
Area de la cuenca 69.2 km?
Perimetro de la cuenca 53.9 km

La cota del punto mas
} 1970.00 | m.s.n.m.
bajo

La cota del punto mas
4255.00 | m.s.n.m.
alto

Longitud del rio principal 18.9 km.

Fuente: Elaboracion propia
3.1.4 Calculo de caudal maximo
Para el calculo del caudal méximo se utilizaron las estaciones meteorologias
del Aeropuerto y el Tejar, utilizando como patron a la estacion de El
Aeropuerto, empleando diferentes métodos para determinar el caudal maximo.
Una vez calculados los caudales son analizados y se descartan los métodos que
tienen una variacion considerable, definiendo como métodos mas precisos los

siguientes:

Tabla 7 Caudal Maximo de disefio

Método: |Q (m¥/s)| Caracter:
qurograma 472,68 Ser’n}-
Triangular empirico
Método | 366 g5 | Semi-
Racional empirico
Meétodo de Semi-
la SCS 423.6 empirico
Ecuacion
de 593.49 Empirico
Scimemeni

Fuente: Elaboracion propia

Cabe mencionar que se utilizd6 un periodo de retorno de 100 afios para

determinar el caudal maximo de disefio.
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Se define finalmente como caudal de disefio al del método del Hidrograma
triangular puesto que el de las ecuaciones empiricas no promueve la seguridad
al ser demasiado bajos como elevados y el método de Scimeni es demasiado
elevado. Por su parte el método racional se aleja de los valores considerados
aceptables, recalcando el método del hidrograma triangular como un valor
aceptable.

Qmax = 472.68 m’/s

3.1.5 Calculo del tirante de diseiio
En el célculo del tirante maximo se obtuvo a determinadas cotas a partir del

lecho del rio las areas y perimetros correspondientes y asi poder calibrar una
ecuacion del tipo Q vs H utilizando la ecuacion de Manning.

Con el caudal estimado del estudio hidrologico y la ecuacion Q vs H calibrada
podemos estimar el tirante maximo. El detalle del calculo se encuentra
detallado en el ANEXO D.

A continuacion, se resume los resultados obtenidos:

Tabla 8 Propiedades hidraulicas del rio ERQUIS

Caracteristicas: Unidad: | Cantidad:
Caudal Méaximo de Disefio: | m?/s 472.68
Area Mojada: m? 43.584
Perimetro Mojado: m 80.952
Pendiente: m/m 0.1209
Velocidad: m/s 5,65
Tirante Maximo: m 1.213

Fuente: Elaboracion propia

3.1.6 Calculo de socavacion
El calculo de la socavacion se realizdo mediante dos métodos, el de Lischtvan

-Levediev y el Ing. Hugo Belmonte. Para el disefio de estructuras enterradas,
se debe garantizar que no existan desplazamientos como resultado de la

socavacion y para ellos se debe de estimar de manera concienzuda tanto la
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socavacion general como local, adicionando ademas 0.6m por debajo de la
maxima profundidad de socavacion anticipada como lo sefiala el Art. 12.6.5 de

la normativa AASHTO LRFD 04.

En la siguiente tabla se presentan las profundidades de socavacion estimadas
por los dos métodos planteados.

Tabla 9 Altura de socavacion

Socavacion | Socavacion
Método general | localizada
(m) (m)
Lischtvan -
Levediev 1.7 0.5

Fuente: Elaboracion propia
Los valores adoptados de socavacion tanto general como local seran los
proporcionados por el Método de Lischtvan - Levediev, debido a que considera
muchas mas variables que las sugeridas por el Ing. Belmonte y que tienen

influencia directa en la estimacion de la socavacion.

Figura 2 Alturas caracteristicas de socavacion

B e =
La| ]

| ymax+revancha

-

=

06, e =

Fuente: Elaboracion propia
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3.2 Analisis estructural
3.2.1 Generalidades

3.2.1.1 Normas de diseiio

Para el disefio estructural del puente vehicular se tomaron como normas de disefio,
la norma AASHTO LRFD 2004, para la consideracion de cargas y el disefio de los
elementos de hormigén armado. Es necesario mencionar, que se trabaja con estas
normas debido a que son las impartidas en el desarrollo académico de la asignatura
CIV - 952 PUENTES y CIV — 941 HORMIGON PRETENSADO ademas de ser
normas abocadas a la construccion especifica de puentes en el caso de la normativa

AASHTO.

3.2.1.2 Materiales

3.2.1.2.1 Hormigoén
El hormigon se dosificara de manera que proporcione una garantia del 95%, es decir

que solo el 5% de las probetas ensayadas tengan una resistencia menor a la
caracteristica y ademas para que satisfaga los criterios de durabilidad.
En el presente proyecto se define con f ' = 280 kg/cm? para todos los elementos
que conforman la infraestructura y la superestructura del puente a excepcion de las
vigas longitudinales y transversales que se definen con f "¢ = 350 kg/cm? y los postes
con f’c=210 kg/cm?.

3.2.1.2.2 Acero convencional de refuerzo.
El tipo mas comun de acero de refuerzo no pretensado (convencional) viene en
forma de barras corrugadas circulares disponibles en un intervalo amplio de
diametros, los mas usados y disponibles en nuestro medio van de 6 a 25 mm de
diametro y de grado 60 (420Mpa), Mientras que para el acero de pretensado se
utilizard un acero de grado 270 (1860Mpa).

3.2.2 Geometria de los Componentes

3.2.2.1 Ancho efectivo del puente
El ancho de carril segiin lo especificado en el Art. 3.6.1.1.1 de la normativa

AASHTO, debe de ser 3.6m, siendo el proyecto de dos vias se define un ancho de
calzada de 8.6 m, constituida por dos carriles de circulacion con una altura de losa

del tablero de 20 em y un espesor de la capa de rodadura de 5 cm.
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3.2.2.2 Esquema transversal del tablero.
A continuacién se detalla el esquema transversal con los elementos constituyentes

del tablero: Barandado, vereda, bordillo, losa, vigas longitudinales y transversales.
Figura 3 Esquema transversal del tablero

EJE DEL FUENTE

Fuente: Elaboracion Propia

Vereda.

Segtn la normativa, la longitud minima que debe tener una vereda es igual a 600
mm. Por otra parte NEUFERT recomienda los siguientes espaciamientos:

Figura 4 Espacio necesario para la circulacion de peatones en veredas
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Fuente: Arte de proyectar en Arquitectura,; Ernst Neufert
Por lo que, se asume un ancho util de vereda de 800 mm considerando el

espaciamiento que necesita una persona con equipaje.
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Barandado.

Se presenta el esquema de los postes de hormigéon armado que se disefiaron:

Figura 5 Esquema del barandado
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Fuente: Elaboracion propia

Los postes a disefiar seran de proteccion unicamente peatonal, puesto que el trafico
vehicular por lo observado en las diferentes visitas al lugar, no justifica un barandado
para ciclistas y no se dispondra de barandas de proteccion vehicular.

3.2.3 Filosofia de disefio
Los puentes se deben disefiar considerando estados limites especificados a

continuacion a fin de lograr los objetivos de constructibilidad, seguridad y
serviciabilidad. Independientemente del tipo de analisis utilizado, la ecuacion
siguiente se debera satisfacer para todas las solicitaciones y combinaciones de

solicitaciones especificadas.

> myiQi < ¢Ry = R,
Dénde:

¢ = factor de resistencia: multiplicador de base estadistica que se aplica a la
resistencia nominal.
Qi = Solicitacion.

Rn = Resistencia nominal.
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Rr = Resistencia mayorada: ¢Rn.

yi = factor de carga multiplicador de base estadistica que se aplica a las
solicitaciones.

ni = factor de modificacion de las cargas relacionado con la ductilidad,
redundancia e importancia operativa, para una construccion convencional y

valores de ductilidad normal, el valor de yi es apropiado tomarlo igual a 1.

3.2.3.1 Factores de Resistencia.
El factor de resistencia ¢ se debera tomar como:

Tabla 10 Factores de resistencia.

Para flexion y traccion del hormigon armado 0,90
Para corte y torsion:
H° de densidad normal 0,90
H° de baja densidad 0,70
Para compresion axial con espirales y zunchos 0,75
Para apoyo sobre hormigén 0,70
Para compresion en modelos bielas y tirantes 0,70

Fuente: AASHTO LRFD 04

3.2.3.2 Estados limites aplicables
Para el desarrollo del presente proyecto se utilizard la combinacion en estado

limite de resistencia “RESISTENCIA 17, pues es la que considera el uso normal
de un puente, sin vehiculos especiales, velocidades de viento extremas ni
relaciones muy elevadas entre las solicitaciones provocadas por las cargas
permanentes y las provocadas por la sobrecarga. No se considerara eventos
extremos en el disefio puesto que inclusive ante la existencia de sismos en la
region de Tarija, el puente seria libre de desplazarse al ser un puente isostatico

y no estaria sometido a las tensiones de deformacion a las cuales lo estan los

48



puentes hiperestaticos. Tampoco se anticipa cargas de hielo colisiones de
ningun tipo de embarcacion.

El control de las deformaciones se realizard en el estado limite de servicio con
la combinacion de carga SERVICIO I”, puesto que es la que considera la
operacion normal del puente con vientos de hasta 90 km/h, tomando todas las

cargas a sus valores nominales.

3.2.3.3 Factores de Carga y Combinaciones de Carga.
La solicitacién mayorada se tomard como:

Q= Z ni * Vi *Q;
Donde:

1; = Modificador de las cargas

Q; = Solicitaciones de las cargas aqui especificadas

y; = Factores de carga especificados en las tablas N° 13 y 14
Tabla 11 Combinaciones de carga y Factores de carga

Usar solo uno por
vez
Combinacionesde | pCc pp pw | LL IM TU
carga EH EV ES CE BR ([WA|WS|WL|FR| CR |TG|SE

EL PL LS SH

EQ|IC|CT | CV
Estado Limite

RESISTENCIA 1 T 175 1.0 ) - 10| 0512 | yre [ yse | - ) ) )
RESISTENCIA III Tp - 10 {140 - |1.0| 0512 | yrc |ysg| - - - -
RESISTENCIA V Yp 1.35 1.0 [ 04| 1.0 1.0 0512 |vyrG |ysE| - - - -

SERVICIO I 1,0 1,0 1,0 103 | 1,0|1,0] 1,/1,2

Fuente: AASHTO LRFD 04
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Tabla 12 Factores de carga para cargas permanentes, Yp

Tipo de carga Factor de carga
Maxim | Minim
0 0
DC: Elementos y accesorios 1,25 0,90
DD: Friccidon negativa (downdrag) 1,80 0,45
DW: Superficies de rodamiento ,instalaciones para servicios publicos 1,50 0,65
EH: Empuje horizontal del suelo 1,50 0,90
*Activo 1,35 0,90
*En reposo
EV: Empuje vertical del suelo
*Estabilidad global
*Muros de sostenimiento y estribos 1,00 N/A
*Estructura rigida enterrada 1,35 1,00
*Marcos rigidos 1,30 0,90
* Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto alcantarillas 1,35 0,90
metalicas rectangulares 1,95 0,90
* Alcantarillas metalicas rectangulares flexibles
1,50 0,90

ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0,75

Fuente: AASHTO LRFD 04
3.2.4 Analisis de Cargas.

A continuacion se detallan todas las cargas que se consideran en el disefio en general

de cada uno de los elementos que constituyen la estructura:

3.2.4.1 Cargas Permanentes: DC, DW y EV

La carga permanente incluye el peso propio de todos los componentes de la

estructura, accesorios e instalaciones como ser el peso de la losa, sistema de

barandado, vereda, bordillo, vigas longitudinales y transversales, estribos

ademas de la superficie de rodamiento. Si se llegara a demostrar que algln tipo

de carga viva fuera a actuar de manera constante durante toda la vida de la

estructura, se puede considerar como carga permanente.

El detalle de las cargas permanentes actuantes se encuentran detalladas en los

ANEXOS 2,3,4,5,6,7, 22, 23, 24, 25, 26.
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Figura 6 Esquema de cargas permanentes en la superestructura

sF pasamanos P pasamanos g

8 o o o o O O R K

Fuente: Elaboracion propia.

3.2.4.2 Cargas de suelo: EH y LS.
Empuje lateral del suelo: EH

Se asume que el empuje lateral del suelo es proporcional a la altura de suelo y

se toma como:
p=k*xysxg*z
Doénde:
p = Empuje lateral del suelo
k =Coeficiente de empuje lateral
ys = Densidad del suelo
g = Aceleracion de la gravedad
z = Profundidad del suelo debajo de la superficie
El coeficiente de empuje lateral activo se tom6 como:

B sin(d)f + 6) * sin(d)f - ﬁ)
I'= 1+\/ sin(6 — 6) * sin(6 + B)
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sin®(0 + ;)
I * [sin?0 * sin(6 — §)]

kg =

Donde:
6 = 30° Angulo de friccion entre el relleno y el muro.

B = 0°: Angulo que forma la superficie del relleno respecto de la horizontal.

6 = 90°: Angulo que forma el respaldo del muro respecto a la horizontal.
Debido a que se asume que o= Py, para la estabilidad interna, B siempre se
supone igual a cero en el caso de un muro vertical la expresion de Coulomb se
puede simplificar matematicamente y expresar como la forma mas sencilla de la

expresion de Rankine, convirtiéndose las ecuaciones anteriores en:

?
kg = tg? <45° - %)

k, = 0.33

Figura 7 Simbologia para el empuje activo de Coulomb

MURO
RIGIDOC

Fuente: AASHTO LRFD 04

Tabla 13 Angulo de friccion para diferentes materiales
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Materiales en interfase

Angulo de

friccion, 6 (°)

Coeficiente de

friccion, tan 6

Hormigén masivo sobre los siguientes materiales de fundacién

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

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

* Arena fina limpia, arena limosa o arcillosa fina a media
* Limo fino arenoso, limo no plastico

* Arcill residual o preconsolidada muy rigida y dura

* Arcilla de rigidez media y rigida, arcilla limosa

35
29a31
24 a 29
19a24
17a19
22 a 26
17a19

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

Fuente: AASHTO LRFD 04

3.2.4.3 Sobrecarga Viva (LS)

Se aplica una sobrecarga viva anticipando que habra cargas vehiculares actuando

sobre la superficie del relleno en una distancia igual a la mitad de la altura del

muro detras del paramento posterior del muro.

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

estimar como:

Ap=k*ys*g*heq*10_9

Donde:

Ap: Empuje horizontal constante del suelo debido a la sobrecarga viva (MPa).

Tabla 14 Altura de suelo equivalente para sobrecarga vehicular sobre

estribos perpendiculares al trafico.

Altura del estribo (mm) (rlifr?l)
1500 1200

3000 900

> 6000 600

Fuente: AASHTO LRFD 04

Y la fuerza por sobrecarga viva serd igual a:
Frp =40y x2z

La fuerza debido a la sobrecarga viva es igual a:

LS = 3360 kg/m.
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3.2.4.4 Sobrecargas Vivas: LL y PL.

3.2.4.4.1 Sobrecarga Vehicular de disefio (LL)
La sobrecarga vehicular de disefo resultara de combinar el tdindem o camidn
de disefio con la carga de carril considerando ademas el impacto, adoptando la
combinacion que resulte mas desfavorable.

Tandem de diseno

La separacion transversal de las ruedas se debe tomar como 1800 mm.

Figura 8 Tandem de disefo
110 KN 110 KN
(1200 mm_

Fuente: AASHTO LRFD 04

Camion de Diseifio

Figura 9 Camion de disefio

|"l'_r____ I
|
|L'. .
| ] | |
()i *) ©
| | |
35000 N 145.000 N 145000 N

L 4300 mm _l_ 4300 a 9000 mm _J

600 mm General ——— [ 1800 mm
200 mm Vuelo sobre el tablero

Carril de disefio 3600 mm

Fuente: AASHTO LRFD 04 Seccion 3
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Carga de carril de diseiio.

La carga del carril de disefio consiste en una carga de 9,3 N/mm, uniformemente
distribuida en direccion longitudinal. Transversalmente la carga del carril de
disefio se supone uniformemente distribuida en un ancho de 3000 mm. Es
necesario sefialar que para el disefio transversal del puente al utilizar el método
aproximado de las fajas y al ser éstas perpendiculares al trafico y su longitud menor

que 4600 mm, las fajas se deben disefar para las ruedas del eje de 145.000 N.

Incremento por Carga Dinamica: IM.

El factor a aplicar a la carga estatica se debera tomar como: (1 + IM/100).
El incremento por carga dinamica no se aplicara a las cargas peatonales ni a la
carga del carril de disefno. Segun lo especificado en el Art. 3.6.2 el incremento por
carga dindmica es: IM=33%.

3.2.4.4.2 Carga Peatonal: PL.
Se considera una carga peatonal distribuida igual a PL=360 kg/m? actuando en el

ancho util de la vereda, segtin lo especificado en el Art. 3.6.1.6.

3.2.4.4.3 Fuerza de Frenado: BR.
La fuerza de frenado se asumi6 como el mayor de los siguientes valores segun

lo especificado en el Art.3.6.4:
e 25 por ciento de los pesos por eje del camidn de disefio o tdindem de disefio
e 5 por ciento del camion de disefio mas la carga del carril 6 5 por ciento del
tandem de disefio mas la carga del carril.
La fuerza de frenado se ubico en todos los carriles de disefio que se consideran

cargados y que transportan trafico en la misma direccion.

La fuerza de frenado es igual a: BR = 8125 kg.
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3.2.4.4.4 Cargas Climaticas.
Cargas de viento.

En el andlisis de combinaciones de carga, la inica combinacion de carga
aplicable para el proyecto en estados limites de resistencia es la combinacion
“RESISTENCIA I”, por el cual se verificard con los estados de uso vehicular

normal del puente, sin viento.

“RESISTENCIA III” y “RESISTENCIA V” donde estas dos ultimas tienen

presencia de viento.
Temperatura uniforme y gradiente de temperatura.

Temperatura Uniforme (TU).
La deformacioén impuesta por un gradiente térmico constante, al ser una estructura
simplemente apoyada, no genera esfuerzos.

3.2.5 Combinaciones de Carga.
Las combinaciones de carga aplicables consideradas en el presente proyecto son:

RESISTENCIA I: Combinacion de cargas basica que representa el uso vehicular
normal del puente, sin viento.
1.25*DC+1.5*(DW+ EH+ES)+1.35*EV+1.75*%(LL+PL+IM+BR+LS)
RESISTENCIA III: Combinacion de cargas basica que representa el uso vehicular
normal del puente, sin viento.
1.25*DC+1.5*(DW+EH+EV+ES)+1.4*WS
RESISTENCIA V: Combinacion de cargas basica que representa el uso vehicular
normal del puente, sin viento.
1.25*DC+1.5%DW+EH+EV+ES)+1.35*(LL+PL+IM+BR+LS)+0.4*WS+1.0*WL
SERVICIO I: Combinacion de cargas que representa la operacion normal del puente
con un viento de 90 km/h, tomando todas las cargas a sus valores nominales.

1*(DC+DW+EH+EV+ES)+1.0*(LL+PL+IM+BR+LS)+0.3WS+1.0*WL
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Donde:

Cargas Permanentes:

DC = Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales.
DW = Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones para servicios
publicos.
EH: Empuje horizontal del suelo.
EV: Presion vertical del peso propio del suelo del relleno.

ES: Sobrecarga de suelo.

Cargas Transitorias.

LL: Sobrecarga vehicular.

PL: Sobrecarga peatonal.

IM: Incremento por carga vehicular dindmica.
LS: Sobrecarga viva.

BR: Fuerza de frenado de vehiculos.

3.2.6 Analisis y Evaluacion Estructural.

3.2.6.1 Generalidades.
El analisis y evaluacion estructural de todos los elementos se realizé de manera

detallada, paso a paso con la ayuda de una hoja electronica Excel (Ver ANEXO
2 -26).

3.3 Disefio Estructural
3.3.1 Generalidades.
Para el disefio de la superestructura, se realizé el andlisis estructural de cada

elemento constituyente del sistema de tablero por separado, asumiendo las
hipotesis de carga criticas como las de disefio. En las vigas longitudinales se

disefid la més solicitada, con el afan de buscar la simplicidad constructiva y
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uniformizacion de armaduras, disponiendo la armadura activa y pasiva
calculada para la méxima solicitacion en las cuatro vigas.

Para el disefo de la subestructura se eligio el estribo de la margen con menor
capacidad portante del suelo y con mayor socavacion, bajo el mismo criterio, el
de buscar la facilidad constructiva y uniformizar las armaduras, yendo ademas
por el camino de la seguridad.

3.3.2 Diseiio de la Superestructura.
3.3.2.1 Diseifio de los Pasamanos de hierro galvanizado.
Los pasamos a disefar son de hierro galvanizado, para los cuales se plante6 la

siguiente geometria:
Geometria de los pasamanos:

Tabla 15 Geometria de los pasamanos

P.
Tipo de Tuberia | @ Nominal | @ Exterior | e nominal | Tedrico
(plg) (mm) (mm) kg/m
Tubo de F.G 2,5" 76,1 2.11 5,71

Fuente: Elaboracion propia
Solicitaciones de disefo.
El analisis de carga para el disefio de los pasamanos se encuentra detallado en

el ANEXO 2.

La solicitacion maxima fue calculada en el Estado Limite de Resistencia 1.

Tabla 16 Resumen de efectos maximos

COMBINACION DE Mu Vu
CARGA (kg.m) | (kg)
1° Combinacion de Carga. 172 344

Fuente: Elaboracion propia
Verificacion a Flexion:
®*My
334 kgm  Ok!!!!

Mu
172 kg.m
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Verificacion a Corte:

Vu
70 kg/cm?

D*Vp
158 kg/em?  Ok!!!!

IA

A

3.3.2.2 Diseiio de los postes.
Los postes de hormigéon armado se disefiaron tomando en cuenta ademads de las

cargas de peso propio, las sobrecargas especificadas por la normativa AASTHO
LRFD 04 (Ver ANEXO 3). Al ser un elemento de hormigéon armado, debe de
estar sometido a las verificaciones tanto de armadura maxima como minima,
para asi promover la rotura por traccion.

Esquema transversal del poste:

Figura 10 Esquema transversal del poste
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Fuente: Elaboracion propia

Solicitaciones de diseiio.

La solicitacion maxima fue calculada en el Estado Limite de Resistencia 1.

Tabla 17 Resumen de efectos maximos

COMBINACION DE Mu Vu
CARGA kem) | @

1° Combinacion de Carga. 543 589

Fuente: Elaboracion propia (ANEXO 3)

59



Diseno a Flexion.

Armadura a flexion: As=0.86 cm?

Usar: 2 0 8 mm

Diseino a Cortante:

El refuerzo por cortante debera calcularse de acuerdo:
Vy<0,5%(@=+V,)

589 kg < 1182 kg ; OK!
Usar: 0 6mm ¢/ 25cm

3.3.2.3 Diseiio de la Vereda y Bordillo.

La vereda y el bordillo se definieron con las siguientes dimensiones:

Esquema transversal de la vereda y bordillo.

Figura 11 Esquema transversal de la vereda y bordillo

3

Fuente: Elaboracion propia.

Solicitaciones de disefio para la Vereda.

La vereda ademas de ser sometida a su peso propio y del barandado, tiene que

soportar una sobrecarga peatonal especificada por la normativa AASHTO LRFD

04, la cual debe actuar de manera simultanea con la sobrecarga vehicular
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de diseno (Ver ANEXO 4). En el disefio se considera dos combinaciones: La
primera combinacién considera todas las cargas permanentes y la sobrecarga
puntual del camion de disefio HL-93 y la segunda combinacidén considera todas
las cargas permanentes mas la sobrecarga distribuida peatonal.

Las solicitaciones de disefio fueron calculadas en el Estado Limite de
Resistencia I.

Tabla 18 Resumen de combinaciones de carga vereda

Mu Vu
(kg.m/m) | (kg/m)

1° Combinacion de Carga. 962 2549
2° Combinacién de Carga. 346 820

COMBINACION DE CARGA

Fuente: Elaboracion propia.

Diseiio a Flexion de la Vereda.
Para el disefo a flexion, se dispone la siguiente armadura por metro, distribuida
en toda la luz del puente:
Armadura a flexion: As=2.90 cm*/m
Usar: 0 10mm ¢/ 16m
Armadura de contraccion y temperatura.
Por similitud de resultados obtenidos del célculo de armadura de distribucion y
temperatura, se asumira como armadura de distribucion la de temperatura con
el objetivo de uniformizar diametros y espaciamientos.
Armadura a contraccion: As=1.94 cm?
Usar: 4 0 10mm ¢/ 17.5cm
Disefio a Cortante de la Vereda:
El refuerzo por cortante debera calcularse de acuerdo:
Vy<0,5x(@=*V¢)
2549 kg/m < 4826 kg/m  Ok!!!!

Nota: No es necesario colocar refuerzo para cortante.
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Solicitaciones de disefio para el Bordillo.

El bordillo es un elemento solicitado no solamente a flexion transversal sino
ademas a flexion longitudinal, la cual es un efecto llamado absorcién de
momento de la losa y viga. Naturalmente el bordillo esta sometido a esfuerzos
de corte por lo que el disefio de este elemento es de suma importancia. Las
cargas y sobrecargas actuantes en este elemento estan detalladas en el ANEXO
5.

Las solicitaciones de disefio fueron calculadas en el Estado Limite de
Resistencia 1.

Tabla 19 Resumen de combinaciones de carga bordillo

Mu Vu
COMBINACION DE CARGA (kg.m/m) | (kg/m)
1° Combinacion de Carga. 1346 2810
2° Combinacion de Carga. 941 2759

Fuente: Elaboracion propia.
Disefio a Flexion transversal del Bordillo.
La armadura necesaria para los efectos de flexion transversal en el bordillo es
menor que la armadura principal que se dispuso en la vereda, por lo que
constructivamente se adopta la mayor armadura para los dos elementos.
Disefio a Cortante del Bordillo:
La armadura de corte para el bordillo es absorvida por la aramdura de flexion
transversal para la vereda, puesto que al servir de estribo para la armadura
longitudinal, absorve los esfuerzos de corte.
Disefio a Flexion longitudinal del Bordillo.
Se determina una armadura minima a flexion longitudinal, y se dispone
perpendicularmente a la armadura a flexion transversal.
Armadura a flexion: As 1.002 cm? /m

Usar: 4 6 mm ¢/ 25¢m
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Se utilizara constructivamente dos barras del mismo diametro en la region de

momento negativo para poder disponer la armadura de corte.

Entonces:
Tabla 20 Resumen de armaduras bordillo
Disposicion #b 9 S Especificacion
p (mm) (cm) p

Armadura transversal a flexion (vereda y bordillo)

Transversal - 10 16 Por metro.

Armadura para efectos de temperatura (vereda)

Longitudinal 4 10 17.5 -
Armadura Minima Longitudinal (bordillo)
Longitudinal 2 16 15 -

Fuente: Elaboracion propia

3.3.2.4 Diseiio de la losa interior.
Esquema transversal de cargas.

El andlisis de la losa interior se realiz6 detalladamente (Ver ANEXO 6),
calculando los efectos por separado pudiendo asi obtener el momento ultimo de
resistencia, mayorando cada carga segun su naturaleza.
Cabe recalcar que los efectos maximos por carga permanente y por carga viva
fueron calculados para obtener la méaxima solicitacion tanto para momento
positivo como negativo (Ver ANEXO 6), verificando el limite de armadura
maxima y minima para promover la rotura por traccion.
Para completar las cuatro capas de armadura especificadas por la normativa
AASHTO LRFD 04, se dispuso de armadura de temperatura en la parte superior
y de armadura de distribucién en la parte inferior (Ver ANEXO 6).
Solicitaciones maximas de disefio:
Los momentos maximos de disefio fueron calculados para el Estado Limite de

Resistencia L.
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Tabla 21 Momento negativo y positivo maximo losa

Mu
Efecto (t-m/m)
M (-) 5.18
M (+) 4.87

Fuente: Elaboracion propia

Armadura principal perpendicular al trafico:

- Para momento negativo:

Armadura a flexion: As=8.6 cm?/m
Usar: O 10mm ¢/9cm

- Para momento positivo:

Armadura a flexion: As=8.0 cm?*/m

Usar: O 12mm ¢/12.5 cm
Armadura de contraccion y temperatura:

Armadura de temperatura: As= 5.14 cm?/m

Usar: 0 10mm c/14cm
Armadura de distribucion:

Armadura de distribucion: As= 5.4 cm? /m

Usar: O 10mm c/14cm
Disefio a Cortante de la Losa interior:
El Art. 5.14.4.1 de la normativa AASHTO LRFD 04 senala que: Las losas
y los puentes de losa disefiados para momento de acuerdo con el Art.
4.6.2.3 se pueden considerar satisfactorios desde el punto de vista del
corte. Por tales consideraciones no se efectuard en este caso la revision por

corte.
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3.3.2.5 Diseiio de la losa exterior.
El momento producido en la losa exterior es menor que el producido en la
interior, entonces se dispondra para la totalidad de la losa, el momento maximo

negativo de la losa interior (Ver ANEXO 7).

3.3.2.6 Disefio de Vigas Longitudinales de H°P°

3.3.2.6.1 Eleccion del sistema de pretensado
Los cables Freyssinet llevan empleandose varios afios ya en varios miles de
obras diversas, por los que su reconocimiento a nivel mundial es bien merecido.
Freyssinet tiene Paises representantes autorizados de distribuir su producto
alrededor de casi todo el mundo, siendo Argentina uno de ellos. Por ser Bolivia
un pais limitante con el pais ya mencionado, es que se garantiza la provision
segura del material de pretensado. Ademés es comun encontrar en nuestro
medio puente que utilizaron el sistema Freyssinet.
Para el desarrollo del presente proyecto se utilizara el pretensado de la Gama
“C

3.3.2.6.2 Resumen de valores obtenidos
La viga es un elemento esencialmente sometido a flexion y corte, por lo que la
armadura para soportar las cargas permanentes como vivas serd disefiada a

flexién y corte.

Cabe recalcar que en las vigas se diferencian dos tipos de armaduras: La activa
y la pasiva. La armadura activa o de pretensado es disefiada en estados limites
de servicio puesto que debe controlar deformaciones y anchos de fisura bajo
condiciones de servicio regular mientras que la armadura pasiva o no tesa, es
disefiada en estados limites ultimos ya que debe de resistir el momento de

resistencia mayorado estimado para la viga.

En el célculo de las propiedades geométricas de la viga, es necesario marcar
dos tiempos bien definidos en la vida del puente, Antes y después de aplicadas
las cargas de servicio. Dichas consideraciones para el calculo delas propiedades

de la seccion se encuentran detalladas en el ANEXO 8.
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Del célculo realizado de los factores de distribucion (Ver ANEXO 9), se opta
por disenar la viga mas solicitada que en éste caso es la viga exterior (Ver

ANEXO 14), promoviendo asi la seguridad y facilidad constructiva.
Diseiio a Flexion

- Armadura activa:
La eleccion de la fuerza de pretensado fue sustentada en las
recomendaciones de la normativa AASTHO, cuidando que los esfuerzos de
tracciébn y compresion no excedan a los permisibles inmediatamente
después de la aplicacion del presforzado, como los causados a lo largo de la
vida del puente (Ver ANEXO15, 18).
Del célculo del nimero de torones necesarios para resistir las solicitaciones

de servicio (Ver ANEXO 15) se obtiene que:

Tabla 22 Nimero minimo y maximo de torones segun el diametro

Torén #min. #max.
Torones | Torones

Toron 15.7 mm 41.092 43.023
Torén 0.6" 44.027 46.096

Fuente: Elaboracion propia
Adoptando 45 torones de 0.6” dispuestos en tres vainas por viga, por lo

tanto 15 torones en cada vaina.
Trayectoria de las vainas y del cable:

Las excentricidades méaximas permisibles se calcularon tomando en cuenta
el comportamiento del puente inmediatamente después de la aplicacion del
presforzado como a lo largo de su vida, es decir, los esfuerzos maximos
recomendados por la normativa ASSTHO en funcion de las cargas actuantes y
las resistencias alcanzadas en un determinado tiempo. Ademas se tuvo el

cuidado de definir las trayectorias tomando en cuenta que en los apoyos se
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debe de proveer el sistema de anclaje y en centro luz se debe de establecer

una excentricidad maxima constructiva.

- Ecuacion de la vaina superior:
y=0.0031x2-0.1281x + 1.63
- Ecuacion de la vaina inferior:
y =0.0020x? - 0.0843x + 1.03

- Ecuacion del cable o centro de presiones:
y =0.0025x% - 0.1062x + 1.33

Pérdidas de pretensado:

Las pérdidas instantaneas y diferidas en el tiempo se calcularon de manera
detalla (Ver ANEXO 17) utilizando la normativa AASHTO LRFD 04, ademas
de ecuaciones desarrolladas por algunos autores como “Zia Paul” que lograron
adentrarse mas en el calculo de las pérdidas de pretensado, cuidando siempre
de mantener una sola filosofia de disefio.

La pérdida total estimada de pretensado es del 24.51 %.

- Armadura pasiva

La armadura pasiva fue disefiada con las especificaciones de la normativa
AASHTO LRFD 04, la cual no solo considera la armadura necesaria para
absorber el momento no soportado por la armadura tesa, sino que ademas toma
en cuenta la tension en el acero de pretensado luego de haber sido producidas
las pérdidas (Ver ANEXO 20), siendo un calculo mas detallado que considera
diversos factores que tienen influencia directa en el calculo de la armadura de

refuerzo pasiva.

Diseiio a Cortante

El refuerzo por cortante fue calculado siguiendo las especificaciones de la
normativa ASSTHO LRFD 04 que es mas detallada para elementos

presforzados, tomando en cuenta no solo la resistencia del concreto, sino
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también el contracortante o componente vertical del acero de pretensado que

ayuda a resistir esfuerzos de corte.

Cabe recalcular que al igual que la armadura activa, se disefid para la viga mas
solicitada tomando en cuenta el factor de distribucion por corte (Ver ANEXO

10).

Se dispuso de armadura para el cortante méaximo con un determinado
espaciamiento en una longitud de influencia calculada (Ver ANEXO 19) y para
el tramo central armadura minima puesto que el cortante producido por las

cargas era menor que el cortante que requiere armadura minima.
La armadura de corte calculada es:

- Para0<x<10.75:
Usar: O 10mm c¢/25¢m

- Para 10.75<x<31.25:
Usar: O 10mm c¢/30cm

- Para31.25<x<42:
Usar: 0 10mm c¢/25cm

3.3.2.7 Vigas diafragma
Las vigas transversales o diafragmas, al ser elementos de gran canto, la
distribucion de las deformaciones no es lineal, no siendo posible aplicar los
métodos basados en la resistencia de los materiales por lo que deben ser
disefiados por métodos que consideren la distribucion no lineal de las
deformaciones. Los modelos de bielas y tirantes son una herramienta
conveniente para aproximar los recorridos de las cargas y solicitaciones en la

estructura para su posterior disefio.

Las vigas transversales fueron disefiadas por el método de bielas y tirantes, con

las especificaciones de la normativa AASHTO LRFD 04.

Los efectos méximos de disefio fueron calculados para el Estado Limite de

Resistencia [ (Ver ANEXO 22).

68



- Armadura en la base del diafragma:
Usar: 30 16mm
- Armadura para limitar la fisuracion (en cada direccion)

Usar: O 10mm ¢/ 14 cm

3.3.3 Diseiio de la Infraestructura.

3.3.3.1 Diseiio del Estribo tipo Ménsula cuerpo central.

El pre dimensionamiento del estribo y de cualquier elemento estructural es de
vital importancia, por lo que antes de iniciado el célculo, se eligio el tipo de
estribo a usar segin la altura de calculo para asi asegurar la economia en el
disefio. Posteriormente se pre dimensiond los elementos del estribo (Ver
ANEXO 24) segun las recomendaciones del libro “Puentes con AASHTO
LRFD” del Ing. Arturo Rodriguez, quién al igual que muchos otros autores, pre
dimensiona los elementos del estribo un funcion a la altura del mismo.

El disefo estd basado en las especificaciones de la normativa AASHTO LRFD
04, capitulo 11.6 “Estribos y muros de sostenimiento convencionales”. Ademas
cabe mencionar que en el disefio es necesario considerar dos situaciones en la
vida del estribo: Una situacion sin puente y otra con puente (Ver ANEXO 24).
Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento se utilizo los
factores y méaximos para las cargas horizontales que generan vuelco
alrededor del punto “A” (Ver ANEXO 24) 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 wvuelco y deslizamiento en la estructura, llamando esta combinacion
“Resistencia Ia”. Para el chequeo de presiones en la base se empled los factores
Y maximos en cargas verticales y horizontales para maximizar efectos. A este
caso lo denominaremos “Resistencia Ib”, se aplicara la combinacién de

“Resistencia III” y “Resistencia V” el cual toma en cuenta la carga de viento.
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El agrietamiento por distribucion de armadura en la pantalla se realizara
para el estado limite de “Servicio I”.

Para la verificacion al vuelco se utilizo el criterio de mantener la resultante de
las fuerzas de reaccion en el medio central del ancho de la base del estribo
(e<A/4), especificado en al articulo 11.6.3.3 de la normativa AASHTO LRFD
04. Los criterios especificados para la ubicacion de la resultante, junto con la
investigacion de la presion de contacto, reemplaza la investigacion de la
relacion entre el momento estabilizador y el momento de vuelco.

Para la verificacion al deslizamiento o resbalamiento se utilizo el criterio de que
resistencia nominal a corte entre el suelo y la fundacion, debe ser mayor a las
cargas horizontales Uultimas actuantes, segun lo especificado en el articulo

10.6.3.3 de la de la normativa AASHTO LRFD 04.

Figura 12 Dimensiones del estribo

31 LT W

Fuente: Elaboracion propia
Capacidad portante del suelo.
El estribo a disefar corresponde a la margen derecha de la quebrada. La capacidad
portante se determind por el método SPT estandar, a continuacidon se presenta el

resumen de los valores del estudio de suelos detallado en el ANEXO C:

70



Tabla 23 Datos de disefio para el estribo.

Caracteristicas mecanicas Especificaciones
del suelo Simbolo| Valor | Unidad
Suelo Cohesivo: Vs 1800 kg/m?
Resistencia admisible: Cadm 2.6 kg/cm?
Factor de seguridad: FS 3.5 -
Angulo de friccion interna: O 30 ©

Fuente: Elaboracion propia
Diseiio Estructural del Estribo.
El estribo esta constituido por cuatro partes: La ménsula, pantalla, el parapeto y la
zapata tipo “T” constituida por la puntera y el talon.
Diseiio a Flexion.
El detalle del disefio a flexion del estribo tipo ménsula se encuentra en el ANEXO
24, en donde se especifican las cargas que ocasionan las maximas solicitaciones
para el disefio de cada elemento, siguiendo las recomendaciones de la normativa

AASHTO LRFD 04 y promoviendo siempre la rotura por traccion.

Tabla 24 Resumen de armaduras estribo

Elemento Momento | Tipo de armadura
de disefio ARMADURA
(t-m)

Flexion. 0 20 c/15
Parapeto 26.7 Temperatura O 8 c/125

Flexion. 0 25 c/10

Pantalla 136.00 Temperatura 0 16 c/15

Acero superior 139.89 Flexion O 25 c/15

de la zapata ' Distribucioén O 20 c/20

Acero inferior 146.51 Flexion 9 25 c/10
de la Zapata. ' Distribucion 0 20 c/125

Fuente: Elaboracion propia
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Diseiio a Cortante.

Cada elemento del estribo fue verificado si trabaja adecuadamente al corte (Ver
ANEXO 19) tomando en cuenta las prescripciones de la normativa AASHTO
LRFD 04 en estados limites ultimos para la combinacion de carga Resistencia I
En la siguiente tabla se resume el comportamiento de los elementos al corte:

Tabla 25 Verificacion al corte estribo

Elemento Vr=¢Vn Vu g s
Verificacion
(t) (t)

Parapeto 19.92 13.80 El cortante es I‘.ES’IStIdO por el
hormigén

Pantalla 62.10 36.33 El cortante es r.eS,IStIdO por el
hormigén

Talén 89 78 8346 El cortante es rfes[stldo por el
hormigén

Puntera 90.80 69.9% El cortante es rfes[stldo por el
hormigén

Fuente: Elaboracion propia
3.3.3.2 Diseiio del alero
El alero es al igual que el cuerpo central una ménsula vertical, la cual ademas de
soportar su peso propio debe de soportar el empuje horizontal del terreno. Se
tuvo el cuidado de ser conservadores en longitud de los aleros, ya que éstos
deben de tener una longitud tal que el derrame de las tierras no invada el frente

del estribo.
El esquema del estribo con sus respectivos aleros viene dado de la forma:

Figura 13 Esquema del estribo con aleros

Fuente: Manterola Armisen J., (2006), Puentes Madrid, Espania: Editorial Rugarte S.L.
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El diseno esta basado en las especificaciones de la normativa AASHTO LRFD

04, capitulo 11.6 “Estribos y muros de sostenimiento convencionales”.

Para el chequeo de estabilidad al vuelco y deslizamiento se utiliz6 los
factores Yy maximos para las cargas horizontales que generan vuelco
alrededor del punto “A” (Ver ANEXO 25) 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, llamando esta combinacion
“Resistencia Ia”. Para el chequeo de presiones en la base se utilizo los factores
vy méximos en cargas verticales y horizontales para maximizar efectos. A este
caso lo denominaremos “Resistencia Ib”. El agrietamiento por distribucion
de armadura en la pantalla se realizara para el estado limite de “Servicio I”.
Para la verificacion al vuelco se utilizo el criterio de mantener la resultante de
las fuerzas de reaccion en el medio central del ancho de la base del estribo
(e<A/4), especificado en al articulo 11.6.3.3 de la normativa AASHTO LRFD
04. Para la verificacion al deslizamiento o resbalamiento se utilizo el criterio de
que la resistencia nominal a corte entre el suelo y la fundacion debe ser mayor
a las cargas horizontales ultimas actuantes, segun lo especificado en el articulo

10.6.3.3 de la de 1la normativa AASHTO LRFD 04.

Figura 14 Dimensiones del alero

‘:]-Eﬁ_.

— 5 ——

Fuente: Elaboracion Propia
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Capacidad portante del suelo.

El alero a disefiar corresponde a la margen derecha de la quebrada. La capacidad
portante se determind por el método SPT estandar, a continuacion se presenta el
resumen de los valores del estudio de suelos detallado en el ANEXO C.

Diseiio Estructural del Alero.

El alero esta constituido por dos partes: La pantalla y la zapata tipo “T” constituida
por la puntera y el talon.

Diseiio a Flexion.

El detalle del disefio del alero se encuentra en el ANEXO 25, en donde se
especifican las cargas que ocasionan las maximas solicitaciones para el disefio de
cada elemento, siguiendo las recomendaciones de la normativa AASHTO LRFD

04 y tratando de promover siempre la rotura por traccion.

Tabla 26 Resumen de armaduras alero

Elemento Momen(tt(_) md;: disefio | Tipo de armadura ARMADURA
Pantalla 66.89 Flexion. O 20 c/14
Temperatura 9 16 c/14
Acero superior Flexion D 25 c/16
81.394 T
de la zapata Distribucion O 16 c/16
Acero inferior 81.394 Flexion O 25 c/12.5
de la Zapata. ' Distribucion D 16 ¢/20

Fuente: Elaboracion propia

Diseiio a Cortante.

Cada elemento del alero fue verificado si trabaja adecuadamente al corte (Ver
ANEXO 25) tomando en cuenta las prescripciones de la normativa AASHTO
LRFD 04 en estados limites ultimos para la combinacion de carga Resistencia [

En la siguiente tabla se resume el comportamiento de los elementos al corte:
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Tabla 27 Verificacion al corte alero

Elemento
Vr=¢Vn Vu e g
Verificacion
(® ®
Pantalla 66.73 26.46 El cortante es resistido por el hormigon
Talén 82.94 41.16 El cortante es resistido por el hormigoén
Puntera 80.70 80.20 El cortante es resistido por el hormigén

Fuente: Elaboracion propia

3.3.4 Diseiio de los aparatos de apoyo.
3.3.4.1 Aparatos de apoyo de neopreno compuesto.

Los apoyos en los extremos de viga estan constituidos por capas de elastomero

y planchas de acero. Las planchas de acero firmemente soldadas a los elementos

de neopreno, forman un conjunto que permite giros y desplazamientos

pequefios, ademas de no presentar deformaciones excesivas. El apoyo actiia

como un vinculo transmisor de carga entre partes de la estructura a unir de

forma movil. Transmite las cargas verticales del peso propio de la estructura y

las cargas del trafico libres de tensiones a los apoyos. Los apoyos son capaces

de absorber movimientos en todas direcciones y rotaciones en todos los ejes

debido a los materiales utilizados y la forma constructiva.

Solicitaciones de Diseno

Maxima Carga Vertical en estado de Servicio: V =143.99 ton
Fuerza maxima de frenado: BR =8.125 ton
Fuerza horizontal de frenado para cada apoyo: Fh =4.63ton

Area requerida.
El 4rea requerida de neopreno es:

Areq = 1263.03cm?

A continuacion, se presenta las dimensiones de la placa de neopreno:
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Tabla 28 Dimensiones de la placa de neopreno

a b e h
DIMENSIONES (cm) (cm) (cm) (cm)
Placas de Neopreno 38 34 2 6.4
Chapas Metalicas 38 34 0.2 0.3
Altura Total del apoyo de neopreno Compuesto: 8.4

Fuente: Elaboracion propia
Representacion grafica del Neopreno.

En el siguiente esquema se muestra las dimensiones del neopreno compuesto.

Figura 15 Esquema de la placa de neopreno compuesto

6.7 c
8.6cm .

Fuente: Elaboracion propia

3.3.4.2 Diseiio de los dados de apoyo.
Los dados de apoyo son elementos muy importantes en el apoyo de las vigas,

puesto que no solo deben ser capaces de resistir las solicitaciones de la
superestructura, sino que ademas deben de fijar de manera eficiente a la placa
de neopreno compuesto para que ésta pueda transmitir de manera eficiente las

solicitaciones al estribo y lograr la funcionalidad con que fue idealizada.

El calculo del dado de apoyo se encuentra detallado en el ANEXO 23.
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Geometria del dado.

La geometria del dado estd en funcidén del area en planta del neopreno, es
recomendable que la superficie del dado sea igual o mayor que del neopreno, para
lo cual se plantea la siguiente geometria:

Figura 16 Esquema del dado de apoyo

0.50

Fuente: Elaboracion propia
Solicitaciones de Disefo.
Para el disefio del dado se utilizar4 la mdxima reaccion tanto de las vigas exteriores
como interiores:
Reaccion maxima: Rmax = 125072.76 kg
Diseiio de la armadura.

Armadura paralela al trafico.

Armadura necesaria: As=1.82 cm?
Usar: 4 8 mm ¢/ 14cm

Armadura perpendicular al trafico.

Armadura necesaria: As=1.79 cm?
Usar: 4 0 8 mm ¢/ 15cm

3.3.4.3 Juntas de Dilatacion.
Concepto.

Las juntas de Dilatacion son dispositivos que permiten los movimientos relativos
entre dos partes de una estructura. Algunos proyectos de puentes interrumpen los

tableros para cubrir requerimientos estructurales de disefio y construccion, para
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garantizar los movimientos reologicos como cambios de temperatura, efectos de
retraccion o flujo pléstico, acortamientos por pretensado, cargas de trafico,
asentamientos diferenciales o tolerancias requeridas, compatibles con las
condiciones de apoyo.

Para el presente proyecto se adopta una junta de dilatacion del tipo Acero — Goma.

Figura 17 Esquema de la junta de dilatacion

(SELLO DE NEOPRENO

* PLANCHAS
SOLDADAS Al TERNADAMEMTE

Fuente: Elaboracion propia.

3.4 Especificaciones Técnicas.
Las especificaciones técnicas para la ejecucion del presente proyecto se encuentran

detalladas en el ANEXO G, definiendo las normativas a ser empleadas, describiendo
las exigencias y procedimientos para el desarrollo de cada item en cinco puntos:

Descripcidn, materiales, procedimiento de ejecucion, medicion y forma de pago.

3.5 Computos Métricos
Los computos métricos se encuentran detallados en el ANEXO H. Esta planilla da a

conocer la cantidad de cada item que se debe ejecutar en funcion a la unidad de medida

asignada.
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3.6 Analisis de Precios Unitarios.
En el ANEXO H se encuentran detallados los precios unitarios de cada item,

desglosando los materiales, equipo y mano de obra requeridos para la ejecucion del item
y el precio productivo en cuestion.

El analisis de precio unitario se detalla en una planilla, donde ademas se consideran los
incrementos debido a los impuestos y otros, como ser: El incremento por cargas
sociales que se considera del 55% del sub total de la mano de obra; impuestos IVA.
mano de obra, considerado con un valor igual a 14,94% de la suma del sub total de la
mano de obra mas las cargas sociales; incremento debido al uso de herramientas
menores, considerado igual al 6% del sub total de mano de obran, cargas sociales e
impuestos [IVA, mano de obra; incremento debido a gastos generales considerado igual
al 12% de la suma del subtotal de materiales, mano de obra y equipo; incremento
debido a la utilidad considerado igual al 8% de la suma del sub total de materiales,
mano de obra, equipo, y gastos generales; incremento debido a impuestos considerado
igual al 3,09 % de la suma del subtotal de materiales, mano de obra, equipo, gastos

generales y utilidad.

3.7 Presupuesto General.
La planilla de presupuesto general de la obra se encuentra detallada en el ANEXO H,

en donde se determina el costo general de la obra en funcion al precio unitario de cada
actividad y la cantidad a ejecutar.

El presupuesto general requerido para la ejecucion del proyecto es igual a
4.845.618,94Bs. (Cuatro millones cuatrocientos cincuenta mil setecientos dieciocho

con 94/100 de bolivianos).

3.8 Cronograma de ejecucion.

El tiempo de ejecucion del proyecto fue calculado con ayuda del programa
computarizado MS PROJECT, estableciendo como dias laborales de lunes a viernes en
un horario turno mafiana, de 08:00 a.m. a 12:00 p.m. y turno tarde desde las 2:30 p.m.

hasta las 18:30 p.m. de lunes a viernes.
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Segun el cronograma de ejecucion calculado se determind un tiempo de ejecucion de
la obra igual a 405 dias laborales o 18.4 meses.

El cronograma de ejecucion se encuentra en el ANEXO 1.

3.9 Planos estructurales a nivel constructivo.
Los planos estructurales a nivel constructivos se encuentran en el ANEXO J, en los

cuales se especifican las dimensiones de cada uno de los elementos estructurales con
su respectiva escala. De igual manera se encuentra detallada la armadura necesaria que

se debe disponer con sus respectivas configuraciones.
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO
Comparacién técnica y econdmica entre las dos alternativas viga seccion CAJON (la

memoria de calculo detallada en el ANEXO F) entre la viga seccion tipo AASTHO,

solo el andlisis de la viga (superestructura)

4.1 Comparacion econémica
Tabla 29 Presupuesto viga Cajon

PRESUPUESTO GENERAL DISENADO CON VIGA CAJON

N° Precio Precio total
. NOMBRE DE ACTIVIDAD Unidad | Cantidad | unitario. recio total.
Item (Bs.) (Bs.)
HORMIGON SIMPLE 1:2:4 PARA BASE ,
1.1. DE FUNDACION. m3. 24,42 1232,15 30093,99
1.2. | ESTRIBO DE H° (FUNDACION). m’. | 350,12 | 2395,73 | 838793,09
1.3. |ESTRIBO DE H° (ELEVACION). m’. | 230,19 | 284478 | 654845,66
ACERO ESTRUCTURAL
1.4. SUBESTRUCTURA. kg. 37.930,68 25,76 977020,24
APOYOS DE NEOPRENO ,
2.1 | COMPUESTO. dm?. 46,90 749,95 35172,59
2.2. | VIGAS PRETENSADAS R35. m? 22733 | 3409,51 | 775090,16
2.3. | CABLES PARA PRETENSADO. m 5.040,00 46,25 233106,59
2.4. | VAINAS DE CHAPA CORRUGADA. m 252,00 148,27 37364,64
2.5. | CONOS DE ANCLAJE C/ACCESORIOS. | pza 12,00 | 3189,97 38279,64
2.6. | TESADO DE CABLES. m 252,00 123,76 31187,20
INYECCION DE LECHADA DE
2.7. | CEMENTO. m. 756,00 103,24 78049,58
2.8. | DIAFRAGMAS H 35. m? 15,65 | 3012,88 47157,56
2.9. [BARBACANAS. m 16,80 58,99 991,01
2.10, | JTUNTA DE DILATACION ACERO m 17,20 952,72 16386,78
GOMA.
2.11.| VEREDA Y BORDILLO DE H°. m? 2222 | 2552,66 56715,05
2.12.|POSTES DE H° m? 2,50 2463,49 6156,76
PASAMANOS DE ACERO
2.13.| GALVANIZADO 2 1/9". m. 249.60 | 314,33 78457,19
CAPA DE RODADURA (PAVIMENTO ,
2.14. FLEXIBLE e=5cm) m 23,22 295,28 6856,50
2.15. | LANZAMIENTO DE VIGAS. m. 42,00 1154,14 | 4847391
ACERO ESTRUCTURAL
2.16.| UPERESTRUCTURA. kg. [15.767,80| 25,76 406147,66
COSTO DEL PUENTE 4.396.345,78
COSTO TOTAL POR METRO DE PUENTE 102.674,90

Fuente: Elaboracion propia
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Tabla 30 Presupuesto Viga ASSTHO

PRESUPUESTO GENERAL DISENADO CON VIGA SECCION ASSTHO

N° Precio Precio total
i NOMBRE DE ACTIVIDAD Unidad | Cantidad | unitario. recio total.
Item (Bs.) (Bs.)
HORMIGON SIMPLE 1:2:4 PARA BASE \
3.1. DE FUNDACION. m?3. 24,42 1232,15 30093,99
3.2. |ESTRIBO DE H° (FUNDACION). m?3. 350,12 2395,73 838793,09
3.3. |ESTRIBO DE H° (ELEVACION). m?3. 230,19 2844,78 654845,66
ACERO ESTRUCTURAL
34. | SUBESTRUCTURA. kg. |44.84622| 25,76 1155150,87
4.1. | APOYOS DE NEOPRENO COMPUESTO. | dm?®. | 46,90 749,95 35172,59
4.2. | VIGAS PRETENSADAS R35. m?3. 43,52 3409,51 148386,54
4.3. | CABLES PARA PRETENSADO. m. | 5.670,00 | 46,25 262244,92
4.4. | VAINAS DE CHAPA CORRUGADA. m. 504,00 | 148,27 74729,28
4.5. | CONOS DE ANCLAJE C/ACCESORIOS. pza. 24,00 3189,97 76559,27
4.6. | TESADO DE CABLES. m. 504,00 123,76 62374,41
INYECCION DE LECHADA DE
4.7. | CEMENTO. m. 504,00 | 103,24 52033,05
4.8. | DIAFRAGMAS H 35. me. 2948 | 3012,88 88831,68
4.9. | LOSA DE H°. me. 7224 | 3125,65 | 225796,81
4.10. | BARBACANAS. m. 16,80 58,99 991,01
JUNTA DE DILATACION ACERO
4.11. GOMA. m. 17,20 952,72 16386,78
4.12.| VEREDA Y BORDILLO DE H. me. 2222 | 2552,66 56715,05
4.13. | POSTES DE H° m?3, 2,50 2463,49 6156,76
PASAMANOS DE ACERO
4.14.| G AT VANIZADO 2 12" m. 336,00 | 314,33 105615,45
CAPA DE RODADURA (PAVIMENTO \
4.15. FLEXIBLE e=5cm) m 23,22 295,28 6856,50
4.16.| LANZAMIENTO DE VIGAS. m. | 168,00 | 115414 | 19389562
ACERO ESTRUCTURAL
4.17.| SUPERESTRUCTURA. kg. |17.908,41| 25,76 461285,68
COSTO DEL PUENTE 4.552.915,00
COSTO TOTAL POR METRO DE PUENTE 104.072,59

Fuente: Elaboracion propia
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El calculo del encofrado tanto para las dos secciones tenemos:

DESCRIPCTON Bs'm
VIGA CATON 6.331.47
VIGA ASSTHO 221515

Tomando en cuenta el precio del encofrado en el presupuesto por Bs/m:

COSTO Bs/m
COSTO TOTAL POR METRO DE PUENTE SECCION CAJON 111.006,37
COSTO TOTAL POR METRO DE PUENTE SECCION ASSTHO 106.187,59
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4.2 Compar

acion Técnica

Las caracteristicas de los materiales utilizados para ambas secciones estan detalladas

en las tablas:

Tabla 31 materiales utilizados Viga ASSTHO

puentes de vigas pretensadas doble T

resistencia caracteristica del hormigon

Resistencia
caracteristica del H® f'c= 210,00 Kg/cm?
para postes:
Resistencia
caracteristica del H® f'c= 280,00 Kg/cm?
para tablero, estribos :
Resistencia
cargcteristicg del H® o= 350,00 Kg/cm?
vigas longitud.,
transversal:
resistencia caracteristica del acero
Resistencia
Caracteristica del fy = 4.200,00 Kg/cm?
Acero:
Resistencia
Caracteristica del fpu= 18.982,54 Kg/cm?
Acero de grado 270:
peso especifico
Peso Espfcioﬁco del yHC = 2.400,00 kg/m?’
H°A
Peso Especifico del ys= 7.850,00 ke/m?’
acero:

Fuente: Elaboracion propia
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Tabla 32 Materiales utilizados Viga ASSTHO

puentes de vigas pretensadas seccion cajon
resistencia caracteristica del hormigén
Resistencia
caracteristica del H® f'c= 210,00 Kg/cm?
para postes:
Resistencia
cargcteristica} del H° Fro= 350,00 Kg/em?
vigas longitud.,
transversal:
resistencia caracteristica del acero
Resistencia
Caracteristica del fy = 4.200,00 Kg/cm?
Acero:
Resistencia
Caracteristica del fpu= 18.982,54 Kg/cm?
Acero de grado 270:
peso especifico
Peso Espfcioﬁco del JHe = 2.400,00 kg/m’
H°A
Peso Especiflco del ys= 7.850,00 kg/m’
acero:

Fuente: Elaboracion propia

Las vigas de seccion cajon de un solo tramo simplemente apoyado cubren una mayor

luz que la viga de seccion ASSTHO por ser mas eficiente:

Tabla 33 Longitud maxima de un solo tramo

RANGO
O NG| UN'SOLO VANO SIMPLEMENTE DE
APOYADO LUCES
(m)
(m)
L<50 puentes de vigas pretensadas doble T 30-43
puentes de vigas pretensadas seccion cajon 30-50

Fuente: Elaboracion propia
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El nimero total de torones de 0.6” dispuestos en los dos secciones se muestra en la

siguiente tabla:

Tabla 34 Numero total de torones de ambas secciones

total de torones utilizados
Nro. puentes de vigas pretensadas doble T 180
torones . e e
0.6" puentes de vigas pretensadas seccion cajon 120

Fuente: Elaboracion propia

La cantidad de acero total de la superestructura para ambas secciones es:

Tabla 35 Cantidad de Acero para ambas secciones

ACERO ESTRUCTURAL SUPERESTRUCTURA SECCION CAJON

Vereda 1141,65 kg
Bordillo 432,59 kg
Poste 152,50 kg
Diafragma 1199,22 kg
Viga 12841,84 kg
TOTAL 15767,80 kg
ACERO ESTRUCTURAL SUPERESTRUCTURA SECCION ASSTHO
Vereda 1141,65 kg
Bordillo 432,59 kg
Losa 6274,89 kg
Poste 152,50 kg
Diafragma 1245,72 kg
Viga 8661,05 kg
TOTAL 17908,41 kg

Fuente: Elaboracion propia
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La cantidad total de hormigén de la superestructura para ambas secciones es:

Tabla 36 Total de Hormigén

HORMIGON SUPERESTRUCTURA SECCION CAJON

Vereda 11,34 m3
Bordillo 6,30 m?
Poste 2,51 m3
Diafragma 18,56 m?
Viga 185,22 m?
TOTAL 223,93 m?
HORMIGON SUPERESTRUCTURA SECCION ASSTHO
Vereda 11,34 m3
Bordillo 6,30 m3
Losa 72,24 m3
Poste 2,51 m3
Diafragma 19,66 m?
Viga 24,06 m?
TOTAL 136,10 m3

Fuente: Elaboracion propia

La cantidad total de madera para encofrar de la superestructura para ambas secciones

esS:
Tabla 37 Total de madera
TOTAL DE MADERA SECCION CAJON
Seccion m°/m L (m) m”
Apoyo 10,628 2 21,26
Centro luz 14 697 3 44,09
Total £5,35

TOTAL DE MADEFRA SECCION ASSTHO

Seccion m:.-'m L (m) m-
Apoyo 6,373 2 12,75
Centro luz 6,320 3 18,96

Total 31,71

Fuente: Elaboracion propia.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
Conclusiones

e Elancho del puente considerando sistema de barandado, vereda, bordillo y dos
carriles es de 9.5m.

e EIl tablero del puente se encuentra sustentado por 4 vigas longitudinales,
espaciadas cada 2.4m entre ejes.

e Las vigas transversales tienen un canto de 1.95 m. al igual que las vigas
longitudinales

e Las vigas mas solicitadas tanto para efectos de corte como flexion, son las
externas.

e La armadura de pretensado dispuesta en cada viga estd compuesta por tres
vainas de 15T de 0.6”.

e En el aporte académico se demostrd que la seccion cajon es as eficiente que la
seccion asstho.

e Las vigas de seccidon cajon puede trabajar hasta 50 m. de longitud para un solo
tramo.

e La comparacion entre las dos alternativas tanto econdmica como técnica
resulto mas eficiente la seccion cajon, al ser mas econdmica sin tomar en cuenta
el encofrado y técnicamente al resistir mejor los momentos actuantes.

e Las vigas seran trasladadas desde el lugar de hormigonado hasta el lugar de
emplazamiento en posicion vertical con graas hidraulicas, en donde los puntos
de apoyo y direcciones de las reacciones con respecto a la viga, deberan ser los
mismos tanto durante el transporte como cuando la viga esté en su posicion
final.

e La superestructura se encuentra sustentada por dos estribos de hormigon
armado tipo ménsula de 7m. de altura.

e La capacidad portante admisible del suelo obtenida del ensayo SPT in situ de
menor valor y por lo tanto la de disefio, corresponde a la de la margen derecha
de la quebrada con un valor de 2.60kg/cm?.

e El presupuesto general requerido para la ejecucion del proyecto es igual a
4. 845.618,94 Bs
El tiempo de ejecucion del proyecto es de 405 dias laborables.
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Recomendaciones

e Recomendar la seccion cajon por ser mas eficiente tanto técnica como
econdmica que la seccion ASSTHO.

e Tener especial cuidado en el manipuleo y transporte de vigas, manteniendo los
puntos de apoyo y direccion de las reacciones iguales a los concebidos en la
elaboracion del proyecto, tanto en el transporte como en su posicion final.

e C(alcular las solicitaciones segin su naturaleza, para poder aplicar las
combinaciones de carga apropiadas, promoviendo asi la seguridad estructural.

e Definir el convoy tomando en cuenta la alternativa estructural, es decir si el
puente es continuo o no, utilizando el correcto factor de escala propuesto por
la norma para cada tipo de vehiculo.

e Definir unicamente la carga de peso propio en funcidon de la geometria por
defecto, es decir tomar el factor multiplicador de carga igual a 1. Para los demas
tipos de carga tomar dicho factor igual a cero, puesto que ya sean éstas lineal
o superficialmente distribuidas, seran asignadas a lo largo del puente.

e Se recomienda la promocion de la elaboracion de compendios para la
optimizacion del aprendizaje durante la carrera universitaria, con la debida
conciencia y responsabilidad que la difusion de informacion implica.
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